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ПРЕДИСЛОВИЕ

Основным направлением индустриализации жилищного строи
тельства в нашей стране является развитие бескаркасного крупно
панельного домостроения, на долю которого приходится более по
ловины общего объема строительства жилых зданий. Крупнопанель
ные здания выполняются из сравнительно простых в изготовлении 
плоскостных крупноразмерных элементов. Наряду с плоскостными 
элементами в крупнопанельных зданиях используются также насы
щенные инженерным оборудованием объемные элементы (санитарно
технические кабины, тюбинги шахт лифтов и др.).

Строительство крупнопанельных зданий позволяет по сравнению 
с кирпичными зданиями снизить стоимость в среднем на 10 %, сум
марные затраты труда — на 25—30 %, продолжительность строи
тельства— в 1,5—2 раза. Дома из объемных блоков имеют техни
ко-экономические показатели, близкие к крупнопанельным зданиям. 
Важным преимуществом объемно-блочного дома является резкое 
сокращение затрат труда на строительной площадке (в 2—2,5 раза 
по сравнению с крупнопанельным домостроением), достигаемое за 
счет соответствующего увеличения трудоемкости работ на заводе.

В последнее десятилетие в СССР получило развитие домострое
ние из монолитного бетона. Строительство монолитных и сборно
монолитных жилых домов целесообразно при отсутствии или недо
статочной мощности базы панельного домостроения, в сейсмических 
районах, а также при необходимости строительства зданий повы
шенной этажности. Возведение монолитных и сборно-монолитных 
зданий требует значительно меньших (по сравнению с крупнопанель
ным домостроением) капитальных затрат, позволяет снизить на 10— 
15 % расход арматурной стали, но одновременно приводит к увели
чению на 15—20 % построечных затрат.

Применение в современных жилых зданиях из монолитного бе
тона инвентарных опалубок, арматурных элементов заводского из
готовления (сеток, каркасов), механизированных способов транс
портировки и укладки бетона позволяет характеризовать монолит
ное домостроение как индустриальное.

В настоящем Пособии по проектированию конструкций жилых 
зданий основное внимание уделено наиболее массовым и экономич
ным строительным системам бескаркасных жилых домов — крупно
панельным, объемно-блочным, монолитным и сборно-монолитным. 
По другим конструктивным типам жилых домов (каркасным, круп
ноблочным, кирпичным, деревянным) приведены лишь минимальные 
сведения и даны ссылки на нормативно-методические документы, 
где рассмотрено проектирование конструкций таких систем.

Пособие содержит положения по проектированию конструкций
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жилых зданий, возводимых в несейсмических районах, в части вы
бора и компоновки конструктивных систем, проектирования конст
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Москва, Дмитровское шоссе, д. 9, корп. Б, ЦНИИЭП жилища, от
дел конструктивных систем жилых зданий.



1. О БЩ И Е П О Л О Ж ЕН И Я

1.1. В Пособии приводятся данные по проектированию конст
рукций квартирных домов и общежитий высотой до двадцати пяти 
этажей включительно, возводимых в несейсмических районах на 
основаниях, сложенных скальными, крупнообломочными, песчаными 
и глинистыми грунтами (обычные грунтовые условия). В Пособии 
не рассматриваются особенности проектирования зданий для сей
смических районов и зданий, возводимых на просадочных, мерзлых, 
набухающих, водонасыщенных заторфованных грунтах, илах, подра
батываемых территориях и в других сложных грунтовых условиях.

При проектировании конструкций наряду с требованиями 
СНиП 2.08.01—85 следует учитывать положения других норматив
ных документов, а также требования государственных стандартов 
на конструкции соответствующего вида.

1.2. Конструктивное решение здания рекомендуется выбирать 
на основе технико-экономического сравнения вариантов с учетом 
имеющейся производственно-сырьевой базы и транспортной сети 
в районах строительства, намечаемых объектах строительства, ме
стных природно-климатических и инженерно-геологических условий, 
архитектурных и градостроительных требований.

1.3. Жилые здания рекомендуется проектировать с несущими 
конструкциями из бетона и железобетона (бетонные здания) или 
каменных материалов в сочетании с железобетонными конструкция
ми (каменные здания). Жилые здания высотой один-два этажа мо
гут также проектироваться с конструкциями на основе древесины 
(деревянные здания).

1.4. Бетонные здания подразделяются на сборные, монолитные 
и сборно-монолитные.

Сборные здания выполняются из сборных изделий заводского 
или полигонного изготовления, которые устанавливаются в проект
ное положение без изменения их формы и размеров.

В монолитных зданиях основные конструкции выполняют из 
монолитного бетона и железобетона.

Сборно-монолитные здания возводятся с применением сборных 
изделий и монолитных конструкций.

В условиях массового строительства рекомендуется преимуще
ственно применять сборные здания, позволяющие в наибольшей сте
пени механизировать процесс возведения конструкций, сократить 
сроки строительства и затраты труда на строительной площадке, 
Монолитные и сборно-монолитные здания рекомендуется преиму
щественно применять в районах с теплым и жарким климатом, 
в районах, где отсутствует индустриальная база полносборного до
мостроения или недостаточна их мощность, а также, при необхо-
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димости, б любых районах строительства зданий повышенной этаж
ности . При технико-экономическом обосновании возможно выпол
нять отдельные конструктивные элементы нз монолитного бетона 
и железобетона в сборных зданиях, в том числе ядра жесткости, 
конструкции нижних нежилых этажей, фундаменты.

Сборные жилые здания рекомендуется проектировать из круп
норазмерных сборных конструкций — панелей, блоков, плит и объ
емных блоков (рис. 1)*

Панелью называется плоскостной сборный элемент, применяе
мый для возведения стен и перегородок. Панель, высотой на этаж 
и длиной в плане не менее размера помещения, которое она ограж
дает или разделяет, называется крупной панелью, панели других 
размеров называются мелкими панелями.

Сборной плитой называется плоскостной элемент заводского 
изготовления, применяемый при возведении перекрытий, крыш 
и фундаментов.

Блоком называется самоустойчивый при монтаже сборный эле
мент преимущественно призматической формы, применяемый для 
возведения наружных и внутренних стен, фундаментов, устройства 
вентиляции и мусоропроводов, размещения электротехнического или 
санитарно-технического оборудования. Мелкие блоки устанавлива
ют, как правило, вручную; крупные блоки — с помощью монтажных 
механизмов. Блоки могут быть сплошными и пустотелыми.

Крупные блоки бетонных зданий выполняются из тяжелого, лег* 
кого или ячеистого бетона. Для зданий высотой один-два этажа при 
предполагаемом сроке службы не более 25 лет могут применяться 
блоки из гипсобетона.

Объемным блоком называется предварительно изготовленная 
часть объема здания, огражденная со всех или некоторых сторон.

Объемные блоки могут проектироваться несущими, самонесу
щими и ненесущими.

Несущим называется объемный блок, на который опираются 
расположенные над ним объемные блоки, плиты перекрытия или 
другие несущие конструкции здания.

Самонесущим называется объемный блок, у которого плита пе
рекрытия поэтажно опирается на несущие стены или другие верти
кальные несущие конструкции здания (каркас, лестнично-лифтовой 
ствол) и участвует вместе с ними в обеспечении прочности, жест
кости и устойчивости здания.

Ненесущим называется объемный блок, который устанавлива
ется на перекрытие, передает на него нагрузки и не участвует 
в обеспечении прочности, жесткости и устойчивости здания (напри
мер, санитарно-техническая кабина, устанавливаемая на перекры
тие).
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Рис. I. Крупноразмерные сборные элементы жилых зданий
а  — стеновые панели; б — плиты перекрытий; кровельные плиты; г — объ* 
емные блоки
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Сборные здания со стенами из крупных панелей и перекрытия
ми из сборных плит называются крупнопанельными. Наряду с плос
костными сборными элементами в крупнопанельном здании могут 
применяться ненесущие и самонесущие объемные блоки.

Сборное здание со стенами из крупных блоков называется круп* 
поблочным.

Сборное здание, выполненное из несущих объемных блоков 
и плоскостных сборных элементов, называется панельно-блочным.

Сборное здание, выполненное целиком из объемных блоков, на
зывается объемно-блочным.

Монолитные и сборно-монолитные здания по методу их возве
дения рекомендуется применять следующих типов:

с монолитными наружными и внутренними стенами, возводи
мыми в скользящей опалубке (рис. 2, а) и монолитными перекры
тиями, возводимыми в мелкощитовой опалубке методом «снизу— 
вверх» (рис. 2,6), или в крупнощитовой опалубке перекрытий ме
тодом «сверху—вниз» (рис. 2, а);

с монолитными внутренними и торцевыми наружными стенами, 
монолитными перекрытиями, возводимыми в объемно-переставной 
опалубке, извлекаемой на фасад (рис. 2 ,а), или в крупнощитовых 
опалубках стен и перекрытий (рис, 2,6), Наружные стены в этом 
случае выполняются монолитными в крупнощитовой и мелкощито
вой опалубках после возведения внутренних стен и перекрытий (рис. 
2, е) или из сборных панелей, крупных и мелких блоков кирпич
ной кладки;

с монолитными или сборно-монолитными наружными стенами 
и монолитными внутренними стенами, возводимыми в переставных 
опалубках, извлекаемых вверх (крупнощитовой или крупнощитовой 
в сочетании с блочной) (рис. 2, ж, з). Перекрытия в этом случае 
выполняются сборными или сборно-монолитными с применением 
сборных плит — скорлуп, выполняющих роль несъемной опалубки?

с монолитными наружными и внутренними стенами, возводи
мыми в объемно-передвижной опалубке (рис. 2, и) способом поярус- 
ного бетонирования, и сборными или монолитными перекрытиями;

с монолитными внутренними стенами, возводимыми в крупно
щитовой опалубке стен. Перекрытия в этом случае выполняются 
из сборных или сборно-монолитных плит, наружные стены — из 
сборных панелей, крупных и мелких блоков, кирпичной кладки;

с монолитными ядрами жесткости, возводимыми в переставной 
или скользящей опалубке, сборными панелями стен и перекрытий;

с монолитными ядрами жесткости, сборными колоннами кар
каса, сборными панелями наружных стен и перекрытиями, возво
димыми методом подъема.

Скользящей опалубкой называется опалубка, состоящая из
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Рис. 2. Типы монолитных бескаркасных зданий, возводимых в сколь* 
зящей (а—в), объемно-переставной и крупнощитовой (г—в) , блочной 
и крупнощитовой (ж—и) опалубках (стрелками показано на
правление перемещения опалубок)
1 — скользящая опалубка; 2 — мелкощитовая опалубка перекрытия; 3 — крупно* 
щитовая опалубка перекрытия; 4 — объемно-переставная опалубка стен; 5 — 
крупнощитовая опалубка стен; 6 — мелкощитовая опалубка стен; 7 — блочная 
опалубка
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щитов, закрепленных на домкратных рамах, рабочего пола, дом
кратов, насосных станций и других элементов, и предназначенная 
для возведения вертикальных стен зданий. Вся система элемен
тов скользящей опалубки по мере бетонирования стен поднимается 
вверх домкратами с постоянной скоростью.

Мелкощитовой опалубкой называется опалубка, состоящая из 
наборов щитов площадью около 1 м2 и других элементов небольшо
го размера массой не более 50 кг. Допускается сборка щитов 
в укрупненные элементы, панели или пространственные блоки с ми
нимальным числом доборных элементов.

Крупнощитовой опалубкой называется опалубка, состоящая из 
крупноразмерных щитов, элементов соединения и крепления. Щиты 
опалубки воспринимают все технологические нагрузки без уста
новки доборных несущих и поддерживающих элементов и комплек
туются подмостями, подкосами, регулировочными и установочными 
системами.

Объемно-передвижной опалубкой называется опалубка, пред
ставляющая собой систему вертикальных и горизонтальных щитов, 
шарнирно-объединенных в П-образную секцию, которая в свою оче
редь образуется путем соединения двух Г-образных полусекций 
и, в случае необходимости, вставкой щита перекрытия.

Объемно-передвижной опалубкой называется опалубка, пред
ставляющая собой систему из наружных щитов и складывающегося 
сердечника, перемещающегося поярусно по вертикали по четырем 
стойкам.

Блочной опалубкой называется опалубка, состоящая из систе
мы вертикальных щитов и угловых элементов, шарнирно объеди
ненных специальными элементами в пространственные блок-формы.

1.5. Каменные здания могут иметь стены из каменной кладки 
или из сборных элементов (блоков или панелей).

Каменная кладка выполняется из кирпича, пустотелых кера
мических и бетонных камней (из естественных или искусственных 
материалов), а также облегченной кирпичной кладки с плитным 
утеплителем, засыпкой из пористых заполнителей или вспениваемых 
в полости кладки полимерных композиций.

Крупные блоки каменных зданий выполняются из кирпича, ке
рамических блоков и из природного камня (пиленого или чистой 
тески).

Панели каменных зданий выполняются из виброкирпичной клад
ки или керамических блоков. Панели наружных стен могут иметь 
слой из плитного утеплителя.

При проектировании стен каменных зданий следует руководст
воваться положениями СНиП П-22-81 и соответствующими посо
биями.
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1.6. Деревянные здания подразделяются на панельные, каркас
ные и брусчатые.

Деревянные панельные здания выполняются из панелей, изго
товленных с применением дельной и (или) клееной древесины, фа
неры и (или) профильных изделий из нее, древесно-стружечных, 
древесно-волокнистых плит и других листовых материалов на осно
ве древесины. Конструкции деревянных панельных зданий следует 
проектировать в соответствии со СНиП II-25-80 и «Руководством по 
проектированию конструкций деревянных панельных жилых домов» 
(ЦНИИЭПграждансельстрой, М., Стройиздат, 1984).

Деревянные каркасные здания выполняют из деревянного кар
каса, который собирают на месте постройки и обшивают листовым 
материалом, между которым устраивают тепло- и звукоизоляцию 
из плит или засыпок.

В бревенчатых зданиях стены выполняют из цельной древеси
ны в виде брусьев или бревен. Бревенчатые здания применяют 
преимущественно в сельском усадебном строительстве в районах 
лесоразработки.

1.7. При проектировании конструкций жилых зданий рекомен
дуется:

выбирать оптимальные в технико-экономическом отношении 
конструктивные решения;

соблюдать требования Технических правил по экономному рас
ходованию основных строительных материалов;

соблюдать установленные предельные нормы расхода арматур
ной стали и цемента;

предусматривать применение местных строительных материалов 
и бетонов на гипсосодержащих вяжущих;

применять, как правило, унифицированные типовые или стан
дартные конструкции и опалубки, позволяющие возводить здание 
индустриальными методами;

сокращать номенклатуру сборных элементов и опалубок за 
счет применения укрупненных модульных сеток (с модулем не ме
нее ЗМ); унифицировать параметры конструктивно-планировочных 
ячеек, схем армирования, расположение закладных деталей, отвер
стий и т. п.;

предусматривать возможность взаимозаменяемого применения 
наружных ограждающих конструкций с учетом местных климатиче
ских, материально-производственных условий строительства и тре
бований к архитектурному решению здания;

предусматривать технологичность изготовления и монтажа кон
струкций;

применять конструкции, обеспечивающие наименьшую суммар
ную трудоемкость их изготовления, транспортирования и монтажа;
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применять технические решения, требующие наименьших затрат 
энергетических ресурсов на изготовление конструкций и отопление 
здания при его эксплуатации.

1.8. С цельй снижения материалоемкости конструкций рекомен
дуется:

принимать конструктивные системы здания, позволяющие в пол
ной мере использовать несущую способность конструкций, по воз
можности, уменьшать класс бетона и изменять армирование кон
струкций по высоте здания*

учитывать совместную пространственную работу элементов кон
струкций в системе здания, обеспечивая ее конструктивно соеди
нением сборных элементов связями, объединением разделенных 
проемами участков стен перемычками и др.;

уменьшать нагрузки на конструкции за счет применения легких 
бетонов, легких конструкций из листовых материалов для ненесущих 
стен и перегородок, слоистых и многопустотных несущих бетонных 
и железобетонных конструкций;

прочность несущих стен на сжатие преимущественно обеспечи
вать за счет сопротивления бетона (без расчетного вертикального 
армирования);

предотвращать образование трещин в конструкции при их из
готовлении и возведении преимущественно за счет технологических 
мер (подбор соответствующих составов бетона, режимов термооб
работки, формовочного оборудования и т. п.), не применяя допол
нительного армирования конструкций по технологическим сообра
жениям;

принимать такие схемы транспортировки, монтажа и извлече
ния из формы сборных элементов, которые, как правило, не тре
буют их дополнительного армирования;

предусматривать монтаж сборных элементов преимущественно 
с помощью траверс, обеспечивающих вертикальное направление 
подъемных строп;

использовать подъемные петли в качестве деталей для соединен 
ния сборных элементов между собой.

1.9. С целью снижения суммарных затрат труда на изготовле
ние и возведение конструкций при проектировании сборных зданий 
рекомендуется:

укрупнять сборные элементы в пределах грузоподъемности мон
тажных механизмов и установленных транспортных габаритов с уче
том рациональной разрезки элементов и минимального расхода 
стали, вызываемого условиями транспорта и монтажа конструкций;

максимальный объем отделочных работ переносить в заводские 
условия;

применять индустриальные решения скрытой электропроводки*
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в заводских условиях устанавливать в панели оконные и бал-* 
коннные дверные блоки и выполнять герметизацию их сопряжений 
с бетоном панелей;

предусматривать заводскую комплектацию отдельных элементов 
конструкций в составные монтажные элементы;

выполнять наиболее трудоемкие элементы здания (санитарно- 
технические узлы, шахты лифтов, мусоросборные камеры, огражде
ния лоджий, эркеров, балконов и др.) преимущественно в виде 
объемных элементов с полным оснащением инженерным оборудова
нием и отделкой на заводе.

1.10. Конструктивные и технологические решения монолитных 
и сборно-монолитных зданий должны, как правило, обеспечивать 
разнообразие объемно-пространственных решений при минимуме 
приведенных затрат. С этой целью рекомендуется:

наиболее полно учитывать особенности каждого метода воз
ведения зданий, влияющие на объемно-пространственные реше
ния;

применять конструкции переставных опалубок, собираемых из 
модульных щитов;

проектировать технологию и организацию работ одновременно 
с проектированием здания для взаимной увязки архитектурно-плани
ровочных, конструктивных и технологических решений;-

максимально индустриализировать производство работ за счет 
комплексной механизации процессов изготовления, транспортирова
ния, укладки и уплотнения бетонной смеси, применения арматур
ных изделий заводского изготовления и механизации отделочных 
работ;

сокращать сроки строительства путем обеспечения максималь
ной оборачиваемости опалубки за счет интенсификации твердения 
бетона при положительных и отрицательных температурах наружно
го воздуха;

применять опалубки и методы уплотнения бетонной смеси, обес
печивающие минимальные дополнительные работы по подготовке 
бетонных поверхностей под отделку.

1.11. С целью снижения расхода топлива на изготовление кон
струкций и отопление здания при его эксплуатации рекомендуется:

термическое сопротивление наружных ограждающих конструк
ций назначать по экономическим требованиям с учетом эксплуата
ционных затрат;

учитывать энергоемкость производства материалов для конст
рукций и их изготовления;

конструктивными мерами снижать потери тепла через проемы 
в стенах, стыки сборных элементов, теплопроводные включения 
(жесткие ребра в слоистых стенах и т. п .);
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выбирать объемно-планировочные решения здания, позволяю
щие минимизировать площадь их наружных ограждений; 

применять крыши с теплым чердаком.
1.12. Для обеспечения надежности конструкций и узлов в те

чение срока эксплуатации здания рекомендуется:
применять материалы для них, имеющие необходимую долго

вечность и отвечающие требованиям ремонтопригодности; тепло- 
и звукоизоляционные материалы и прокладки, расположенные в тол
ще несущих конструкций, должны иметь срок службы, который 
соответствует сроку эксплуатации здания;

выбирать конструктивные решения наружных ограждений с уче
том климатических районов строительства;

применять сочетания материалов в наружных слоистых конст
рукциях, исключающие расслоение бетонных слоев;

не допускать накопление влажности в конструкциях в процессе 
эксплуатации;

назначать параметры конструкций и выбирать физико-механиче
ские, теплотехнические, акустические и другие характеристики ма
териалов с учетом особенностей технологии изготовления, монтажа 
и эксплуатации конструкций, а также возможного изменения свойств 
материалов конструкций во времени;

назначать класс по морозостойкости, а в необходимых случаях 
и класс по водонепроницаемости конструкций согласно требованиям 
СНиП 2.03.01—84, 11-22-81;

предусматривать последовательность и порядок выполнения ра
бот по возведению и устройству конструкций, связей, герметиза
ции, утеплению и заделке стыков, позволяющих обеспечить их удов
летворительную работу в процессе эксплуатации здания;

предусматривать меры по защите от коррозии арматуры кон
струкции, связей и закладных деталей;

элементы конструкций и инженерного оборудования, срок служ
бы которых меньше срока службы здания (например, столярные 
изделия, покрытия полов, герметики в стыках и др,), проек
тировать так, чтобы их смена не нарушала смежные конст
рукции.

1.13. В чертежах конструктивных элементов (панелей, плит, 
объемных блоков и др.) должны быть указаны расчетные характе
ристики материала по прочности, морозостойкости (в необходимых 
случаях по водонепроницаемости), отпускная прочность, влажность 
и плотность материала строительного элемента, схемы расчетных 
нагрузок и контрольных испытаний, а также допуски на изготовле
ние и монтаж конструкций.

1.14. В проектах рекомендуется указывать способ возведения 
конструкций в зимнее время при отрицательных температурах,
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обеспечивающий прочность и устойчивость здания как в период воз
ведения, так и последующей эксплуатации.

Для сборных зданий рекомендуются следующие способы воз
ведения в зимнее время с заполнением стыков между сборными эле
ментами раствором и (или) бетоном:

с противоморозными добавками (поташ, нитрит натрия, сме
шанные и другие добавки, не вызывающими коррозии бетона сбор
ных элементов), обеспечивающими твердение раствора и бетона на 
морозе без обогрева;

без химических добавок с обогревом возводимых конструкций 
в течение времени, за которое раствор или бетон в стыках набирает 
прочность, достаточную для возведения последующих этажей зда
ния.

Возведение сборных зданий способом замораживания без хи
мических добавок и обогрева конструкций разрешается только для 
зданий высотой не более пяти этажей при условии проверки расче
том прочности и устойчивости конструкций в период первого оттаи
вания (при наименьшей прочности свежеоттаявшего раствора или 
бетона) с учетом фактической прочности раствора (бетона) в сты
ках в период эксплуатации.

В проекте рекомендуется указывать значение необходимой ми
нимальной прочности раствора (бетона) в стыках при различных 
стадиях готовности здания.

В случаях применения растворов с противоморозными добавка
ми стальные связи, имеющие антикоррозионное защитное покрытие 
из цинка или алюминия, должны быть защищены дополнительными 
протекторными обмазками.

Для монолитных зданий рекомендуется применять следующие 
способы возведения:

безобогревные (метод «термоса», применение противоморозных 
добавок);

обогревные (контактный прогрев, камерный прогрев)!
комбинацию безобогревного и обогревного методов.
Безобогревные методы рекомендуется применять при темпера

туре наружного воздуха до минус 15 °С, а обогревные методы— до 
минус 25 °С.

Выбор конкретного метода возведения монолитных конструк
ций в зимнее время рекомендуется производить на основании тех
нико-экономических расчетов для местных условий строительства.

1.16. В протяженных в плане зданиях, а также зданиях, со
стоящих из объемов разной высоты, рекомендуется устраивать вер
тикальные деформационные швы:

температурные — для уменьшения усилий в конструкциях и ог
раничения раскрытия в них трещин вследствие стеснения основа-
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нием температурных и усадочных деформаций бетонных и железо
бетонных конструкций здания;

осадочные — для предотвращения образования и раскрытия тре
щин в конструкциях вследствие неравномерных осадок фундамен
тов, вызываемых неоднородностью геологического строения основа
ния по протяженности здания, неодинаковыми нагрузками на фун
даменты, а также трещин, возникающих в местах изменения высоты 
здания.

Вертикальные деформационные швы рекомендуется выполнять 
в виде спаренных поперечных стен, располагаемых на границе пла
нировочных секций. Поперечные стены вертикальных швов должны 
быть, как правило, утепленными и выполняться аналогично конст
рукциям торцевых стен, но без наружного отделочного слоя. Ши
рину вертикальных швов следует определять по расчету, но прини
мать не менее 20 мм в свету.

Вертикальные швы во избежание попадания и накапливания 
в них снега, влаги и мусора рекомендуется закрывать по всему пе
риметру, включая крышу, нащельниками (например, из гофриро
ванных оцинкованных листов железа), Нащельники и утепление 
вертикальных швов не должны препятствовать деформации отсе
ков, разделенных швом.

Температурные швы допускается доводить до фундаментов. 
Осадочные швы должны разделять здание, включая фундаменты, на 
изолированные отсеки.

1.1 в. Расстояния между температурно-усадочными швами (дли
ны температурных отсеков) определяются расчетом с учетом кли
матических условий строительства, принятой конструктивной систе
мы здания, конструкции и материала стен и перекрытий и их сты
ковых соединений.

Усилия в конструкциях протяженных зданий могут опреде
ляться согласно «Рекомендациям по расчету конструкций крупно
панельных зданий на температурно-влажностные воздействия» (М„ 
Стройиздат, 1983) или по прил. 1 настоящего Пособия.

Расстояние между температурно-усадочными швами бескар
касных крупнопанельных зданий прямоугольных в плане, конструк
ция которых удовлетворяет требованиям табл. 1, допускается на
значать по табл. 2, в зависимости от значения годового перепада 
среднесуточных температур /ср.сут, принимаемого равным разности 
максимальной и минимальной среднесуточных температур соответ
ственно самого теплого и самого холодного месяцев. Для побережья 
и островов Ледовитого и Тихого океанов указанную разность сле
дует увеличивать на 10°С.

Назначение расстояний между температурными швами по табл. 
2 не исключает необходимости расчетной проверки стен и перекры-

16



Т а б л и ц а  1
Здание I типа Здание II типа

Конструкции
Класс бетона 
по прочности 

на сжатие или 
марка рас

твора

П лощ адь 
сечения про

дольной арм а
туры одного 
этаж а, 

см* S

Класс бетона 
по прочности 
на сж атие или 

марка рас
твора

Площ адь 
сечения про* 
дольной арма

туры одного 
этаж а A s , 

см8

Наружные сте
ны
Панели:
однослойные
многослойные

В 3 ,5—В7,5 
В15

4 - 7 ( 6 — 10)
4—7(6— 10)

В 3,5—В7,5 4—7(4—7)

Стыки:
вертикальные
горизонталь
ные

МЮО—М200
мюо 2 - 4 (5 — 10) МЮО—М200 

МЮО
3—5

Внутренние
стены
Панели
Стыки

BIO—В25 
МЮО—М200

3 - 5
2 - 3

В 3 ,5—В7,5 
МЮО—М200

3—5
2 - 3

Перекрытия
Плиты
Стыки (плат
форменные)

В15—В20 
МЮО—М200

2 5 -6 0
4—5

ВЮ—в ю  
МЮО—М200 —

П р и м е ч а н и я :  1. В скобках указано армирование панелей 
и стыков стен лестничных клеток.

2. Площадь сечения арматуры А$ включает всю продольную ар
матуру панелей и стыков (рабочую, конструктивную, сетки).

тий в местах ослабления их большими отверстиями и проемами, где 
возможна концентрация значительных температурных усилий и де
формаций (лестничные клетки, шахты лифтов, проезды и т. п.).

В случаях, когда конструктивная схема, армирование и марка 
бетона конструкций зданий значительно отличаются от предусмот
ренных табл. 1, здание следует рассчитывать на температурные воз
действия,

1.17, Осадочные швы рекомендуется устраивать в случаях, 
когда неравномерные осадки основания в обычных грунтовых усло
виях превышают предельно допустимые величины, регламентируемые 
СНиП 2.02,01 “ 83, а также при перепаде высоты здания более чем 
на 25 %. В последнем случае допускается осадочный шов не устраи
вать, если по расчету обеспечена прочность конструкций здания, 
а деформации стыков сборных элементов и раскрытие трещин в кон
струкциях не превышают предельно допустимые значения.

2— 129 17



Т а б л и ц а  2

Годовой пере*
Расстояния между температурными швами 
бескаркасных крупнопанельных зданий, м

пад средне
суточных 

температур, 
°С

Город Здания I типа (по табл. 1) 
с шагом поперечных стен, м,до Здания II типа 

(по табл. 1)
7 4

30 Батуми, Суху Не ограни Не ограни Не ограни
ми чивается чивается чивается

40 Баку, Тбилиси, 
Ялта

175 250 300

50 Ашхабад, Таш
кент

100 170 240

60 Москва, Петро
заводск

75 100 125

70 Воркута, Ново
сибирск

60 70 80

80 Норильск, Ту- 
руханск

45 55 65

90 Верхоянск,
Якутск

35 40 50

П р и м е ч а н и е .  Для промежуточных значений температуры 
*срхут расстояние между температурными швами определяется ин
терполяцией.

1.18. В монолитных и сборно-монолитных зданиях стеновых 
конструктивных систем должны устраиваться температурно-усадоч
ные, осадочные и технологические швы. Технологические (рабочие) 
швы необходимо устраивать для обеспечения возможности бетони-

Т а б л и ц а З

Конструктивная система

Расстояние между темпера
турно-усадочными швами, м, 

при перекрытиях

монолитных сборных

Перекрестно-стеновая с несущими на
ружными и внутренними стенами, про
дольно-стеновая

40 60

Перекрестно-стеновая с ненесущими на
ружными стенами, поперечно-стеновая с 
отдельными продольными диафрагмами

50 80

Поперечно-стеновая без продольных ди
афрагм

70

П р и м е ч а н и е .  При каркасном решении первого этажа рас
стояния между температурно-усадочными швами допускается увели
чивать на 20 %.
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рования монолитных конструкций отдельными захватками. Техноло
гические швы по мере возможности следует совмещать с темпера
турно-усадочными и осадочными швами.

Расстояние между температурно-усадочными швами определя
ется расчетом или по табл. 3.

2. К О Н С ТРУ К ТИ ВН Ы Е СИ СТЕМ Ы

Принципы обеспечения прочности! жесткости и устойчивости жилых
зданий

2.1. Конструктивной системой здания называется совокупность 
взаимосвязанных конструкций здания, обеспечивающих его проч
ность, жесткость и устойчивость.

Принятая конструктивная система здания должна обеспечивать 
прочность, жесткость и устойчивость здания на стадии возведения 
и в период эксплуатации при действии всех расчетных нагрузок 
и воздействий. Для полносборных зданий рекомендуется предусмат
ривать меры, предотвращающие прогрессирующее (цепное) разру
шение несущих конструкций здания в случае локального разрушения 
отдельных конструкций при аварийных воздействиях (взрывах бы
тового газа или других взрывоопасных веществ, пожарах и т. п.). 
Расчет и конструирование крупнопанельных зданий на устойчивость 
к прогрессирующему разрушению приведены в прил. 2.

2.2. Конструктивные системы жилых зданий классифицируются 
по типу вертикальных несущих конструкций. Для жилых зданий 
применяются следующие типы вертикальных несущих конструкций: 
стены, каркас и стволы (ядра жесткости), которым соответствуют 
стеновые, каркасные и ствольные конструктивные системы. При при
менении в одном здании в каждом этаже нескольких типов верти
кальных конструкций различаются каркасно-стеновые, каркасно
ствольные и ствольно-стеновые системы. При изменении конструк
тивной системы здания по его высоте (например, в нижних 
этажах — каркасная, а в верхних— стеновая), конструктивная си
стема называется комбинированной.

Жилые здания рекомендуется проектировать на основе стено
вых конструктивных систем с поперечными и (или) продольными 
стенами.

2.3. Стены, в зависимости от воспринимаемых ими вертикаль
ных нагрузок, подразделяются на несущие, самонесущие и ненесу- 
щие.

Несущей называется стена, которая помимо вертикальной на
грузки от собственного веса, воспринимает и передает фундаментам 
нагрузки от перекрытий, крыши, ненесущих наружных стен, пере
городок и т.д.
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Рис. 3. Стеновые конструктивные системы
а — поперечно-стеновые; б — перекрестно-стеновые; в — продольно-стеновые 
с перекрытиями
/  — малопролетными; 11 — среднепролетными; 111 *— крупнопролетными 
/ — ненесущая стена; 2 —-несущая стена

Самонесущей называется стена, которая воспринимает и пере
дает фундаментам вертикальную нагрузку только от собственного 
веса (включая нагрузку от балконов, лоджий, эркеров, парапетов 
и других элементов стены).

Ненесущей называется стена, которая поэтажно или через не
сколько этажей передает вертикальную нагрузку от собственного ве
са на смежные конструкции (перекрытия, несущие стены, каркас).

Внутренняя ненесущая стена называется перегородкой.
В жилых зданиях рекомендуется, как правило, применять несу

щие и ненесущие стены. Самонесущие стены допускается приме
нять в качестве утепляющих стен ризалитов, торцов здания и дру
гих элементов наружных стен. Самонесущие стены могут приме
няться такж е внутри здания в виде вентиляционных блоков, 
лифтовых ш ахт и тому подобных элементов с инженерным обору
дованием.

2.4. В зависимости от схемы расположения несущих стен в пла
не здания и характера опирания на них перекрытий (рис. 3) р аз
личают следующие конструктивные системы:

перекрестно-стеновая с поперечными и продольными несущими 
стенами;
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поперечно-стеновая — с поперечными несущими стенами;
продольно-стеновая — с продольными несущими стенами.
В зданиях перекрестно-стеновой конструктивной системы на

ружные стены проектируют несущими или ненесущими (навесны
ми), а плиты перекрытий — как опертые по контуру или трем сто
ронам. Высокая пространственная жесткость многоячейковой систе
мы, образованной перекрытиями, поперечными и продольными 
стенами, способствует перераспределению в ней усилий и уменьше
нию напряжений в отдельных элементах. Поэтому здания перекре
стно-стеновой конструктивной системы могут проектироваться высо
той до 25 этажей.

В зданиях поперечно-стеновой конструктивной системы верти
кальные нагрузки от перекрытий и ненесущих стен передаются 
в основном на поперечные несущие стены, а плиты перекрытия ра
ботают преимуществено по балочной схеме с опиранием по двум 
противоположным сторонам. Горизонтальные нагрузки, действующие 
параллельно поперечным стенам, воспринимаются этими стенами. 
Горизонтальные нагрузки, действующие перпендикулярно попереч
ным стенам, воспринимаются: продольными диафрагмами жестко
сти; плоской рамой за счет жесткого соединения поперечных стен 
и плит перекрытий; радиальными поперечными стенами при сложной 
форме плана здания.

Продольными диафрагмами жесткости могут служить продоль
ные стены лестничных клеток, отдельные участки продольных на
ружных и внутренних стен. Примыкающие к ним плиты перекрытий 
рекомендуется опирать на продольные диафрагмы, что улучшает 
работу диафрагм на горизонтальные нагрузки и повышает жест
кость перекрытий и здания в делом.

Здания с поперечными несущими стенами и продольными диаф
рагмами жесткости рекомендуется проектировать высотой до 17 
этажей. При отсутствии продольных диафрагм жесткости в случае 
жесткого соединения монолитных стен и плит перекрытий рекомен
дуется проектировать здания высотой не более 10 этажей.

Здания с радиально расположенными поперечными стенами при 
монолитных перекрытиях можно проектировать высотой до 25 эта
жей. Температурно-усадочные швы между секциями протяженного 
здания с радиально расположенными стенами рекомендуется разме
щать так, чтобы горизонтальные нагрузки воспринимались стенами, 
расположенными в плоскости их действия или под некоторым углом. 
С этой целью в температурно-усадочных швах необходимо пре
дусматривать специальные демпферы, работающие податливо при 
температурно-усадочных воздействиях и жестко — при ветровых на
грузках.

В зданиях продольно-стеновой конструктивной системы верти-
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кальные нагрузки воспринимаются и передаются основанию про
дольными стенами, на которые опираются перекрытия, работающие 
преимущественно по балочной схеме. Для восприятия горизонталь
ных нагрузок, действующих перпендикулярно продольным стенам, 
необходимо предусматривать вертикальные диафрагмы жесткости. 
Такими диафрагмами жесткости в зданиях с продольными несущи
ми стенами могут служить поперечные стены лестничных клеток, 
торцевые, межсекционные и др. Примыкающие к вертикальным 
диафрагмам жесткост» плиты перекрытий рекомендуется опирать 
на них. Такие здания рекомендуется проектировать высотой не бо
лее 17 этажей.

При проектировании зданий поперечно-стеновой и продольно
стеновой конструктивных систем необходимо учитывать, что парал
лельно расположенные несущие стены, объединенные между собой 
только дисками перекрытий, не могут перераспределять между со
бой вертикальные нагрузки. Для обеспечения устойчивости стен 
при аварийных воздействиях (пожаре, взрыве газа) рекомендуется 
предусматривать участие стен перпендикулярного направления. При 
наружных несущих стенах из небетонных материалов (например, из 
слоистых панелей с листовыми обшивками) рекомендуется продоль
ные диафрагмы жесткости располагать так, чтобы они хотя бы по
парно соединяли поперечные стены. В изолированно расположенных 
несущих стенах рекомендуется предусматривать вертикальные свя
зи в горизонтальных соединениях и стыках.

2.5. В каркасных конструктивных системах основными верти
кальными несущими конструкциями являются колонны каркаса, на 
которые передается нагрузка от перекрытий непосредственно (без- 
ригельный каркас) или через ригели (ригельный каркас). Прочность, 
устойчивость и пространственная жесткость каркасных зданий обес
печивается совместной работой перекрытий и вертикальных конст
рукций. В зависимости от типа вертикальных конструкций, исполь
зуемых для обеспечения прочности, устойчивости и жесткости, раз
личают связевые, рамные и рамно-связевые каркасные системы 
(рис. 4).

При связевой каркасной системе применяется безригельный кар
кас или ригельный каркас с нежесткими узлами ригелей с колонна
ми. При нежестких узлах каркас практически не участвует в вос
приятии горизонтальных нагрузок (кроме колонн, примыкающих 
к вертикальным диафрагмам жесткости), что позволяет упростить 
конструктивные решения узлов каркаса, применять однотипные ри
гели по всей высоте здания, а колонны проектировать как элементы, 
работающие преимущественно на сжатие. Горизонтальные нагрузки 
от перекрытий воспринимаются и передаются основанию вертикаль
ными диафрагмами жесткости в виде стен или сквозных раскосных
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Рис. 4. Каркасные конструктивные системы
а , б — связевы е с вертикальными диаф рагм ам и жесткости; ff — то ж е, с рас
пределительным ростверком в плоскости вертикальной диаф рагмы  жесткости; 
г  — рам н ая; д — рам но-связевая с вертикальйыми диаф рагмами жесткости; 
е ~  то ж е, с жесткими вставками
1 — вертикальная диаф рагма ж есткости; 2 — каркас с шарнирными узлами; 
3 — распределительный ростверк; 4 — рамный каркас; 5 — ж есткие вставки

элементов, поясами которых служат колонны (см. рис. 4). Для со
кращения требуемого количества вертикальных диафрагм жесткости 
их рекомендуется проектировать непрямоугольной формы в плане 
(уголковой, швеллерной и т. п.). С той же целью колонны, распо
ложенные в плоскости вертикальных диафрагм жесткости, могут 
объединяться распределительными ростверками, расположенными в
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верху здания, а также в промежуточных уровнях по высоте здания.
В рамной каркасной системе вертикальные и горизонтальные 

нагрузки воспринимает и передает основанию каркас с жесткими 
узлами ригелей с колоннами. Рамные каркасные системы рекоменду
ется применять для малоэтажных зданий.

В рамно-связевой каркасной системе вертикальные и горизон
тальные нагрузки воспринимают и передают основанию совместно 
вертикальные диафрагмы жесткости и рамный каркас с жесткими 
узлами ригелей с колоннами. Вместо сквозных вертикальных диаф
рагм жесткости могут применяться жесткие вставки, заполняющие 
отдельные ячейки между ригелями и колоннами. Рамно-связсвые 
каркасные системы рекомендуется применять, если необходимо со
кратить количество диафрагм жесткости, требуемых для восприя
тия горизонтальных нагрузок.

В каркасных зданиях связевой и рамно-связевой конструктив
ных систем наряду с диафрагмами жесткости могут применяться 
пространственные элементы замкнутой формы в плане, называемые 
стволами. Каркасные здания со стволами жесткости называют кар
касно-ствольными.

Каркасные здания, вертикальными несущими конструкциями ко
торых являются каркас и несущие стены (например, наружные, 
межсекционные, стены лестничных клеток), называются каркасно
стеновыми. Здания каркасно-стеновой конструктивной системы ре
комендуется проектировать с безригельным каркасом или с ригель
ным каркасом, имеющим нежесткие узлы соединения ригелей с ко
лоннами.

2.6. В ствольных конструктивных системах вертикальными не
сущими конструкциями являются стволы, образуемые преимущест
венно стенами лестиично-лифтовых шахт, на которые непосредствен
но или через распределительные ростверки опираются перекрытия. 
По способу опирания междуэтажных перекрытий различают стволь
ные системы с консольным, этажерочным и подвесным опиранием 
этажей (рис. 5).

Ствольные конструктивные системы рекомендуется применять 
при строительстве зданий, в которых необходимо свободное прост
ранство под зданием, а также при сложных инженерно-геологиче
ских условиях.

Крупнопанельные здания

2.7. Крупнопанельные здания рекомендуется проектировать на 
основе стеновых конструктивных систем с малопролетными (до
4,5 м) и среднепролетными (до 7,2 м) перекрытиями.

При малопролетных перекрытиях рекомендуется применять 
перекрестно-стеновую конструктивную систему. Размеры конструк-
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Рис. 5. Ствольные конструктивные системы (с одним несущим ство
лом)
а, б — консольные; в , г — этажерочные; 5, е — подвесные
/ — несущий ствол; 2 — консольное перекрытие; 3 — консоль высотой в этаж* 
4 — консольный мост; 5 — ростверк; 6 — подвеска

тивных ячеек рекомендуется назначать из условия, чтобы плкты пе
рекрытий опирались на стены по контуру или трем сторонам (двум 
длинным и одной короткой).

При среднепролетных перекрытиях могут применяться пере
крестно-стеновая, поперечно-стеновая или продольно-стеновая кон
структивные системы.

При. перекрестно-стеновой конструктивной системе наружные 
стены рекомендуется проектировать несущими, а размеры конст
руктивных ячеек назначать так, чтобы каждая из них перекрыва
лась одной или двумя плитами перекрытий.

При поперечно-стеновой конструктивной системе наружные про
дольные стены проектируются ненесущими, В зданиях такой си
стемы несущие поперечные стены рекомендуется проектировать 
сквозными на всю ширину здания, а внутренние продольные стены 
располагать так, чтобы они хотя бы попарно объединяли попереч
ные стены.

При продольно-стеновой конструктивной системе все наружные 
стены проектируются несущими. Шаг поперечных стен, являющихся 
поперечными диафрагмами жесткости, необходимо обосновывать 
расчетом и принимать не более 24 м.

2.8. В крупнопанельных зданиях для восприятия усилий, дейст
вующих в плоскости горизонтальных диафрагм жесткости, сборные 
железобетонные плиты перекрытия и покрытия рекомендуется со-
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Рис. 6. Схема расположения связей в крупнопанельном здании
1 — между панелями наружных и внутренних стен; 2 — то же, продольных 
наружных несущих стен; 3 — продольных внутренних стен; 4 — то же, попе
речных и продольных внутренних стен; 5 — то же, наружных стен и плит пере
крытий; 6 — между плитами перекрытий вдоль длины здания; 7 — то же, по
перек длины здания

единять между собой не менее чем двумя связями вдоль каждой 
грани. Расстояние между связями рекомендуется принимать не бо
лее 3,6 м. Требуемое сечение связей назначается по расчету. Ре
комендуется сечение связей принимать таким (рис. 6 ), чтобы они 
обеспечивали восприятие растягивающих усилий не менее следую
щих значений:

для связей, расположенных в перекрытиях вдоль длины протя
женного в плане зд ан и я,— 15 кН (1,5 тс) на 1 м ширины здания;

для связей, расположенных в перекрытиях перпендикулярно 
длине протяженного в плане здания, а такж е связей зданий ком
пактной ф ормы ,— 10 кН (1 тс) на 1 м длины здания.

На вертикальных гранях сборных плит рекомендуется преду
сматривать шпоночные соединения, сопротивляющиеся взаимному 
сдвигу плит поперек и вдоль стыка. Сдвигающие усилия в стыках 
плит междуэтажных перекрытий, опирающихся на несущие стены, 
допускается воспринимать без устройства шпонок и связей, если 
конструктивное решение узла сопряжения плит перекрытий со сте
пами обеспечивает их совместную работу за счет сил трения.

В вертикальных стыках панелей несущих стен рекомендуется 
предусматривать шпоночные соединения и металлические горизон
тальные связи. Бетонные и железобетонные панели наружных стен 
рекомендуется не менее чем в двух уровнях (вверху и внизу этаж а) 
соединять связями с внутренними конструкциями, рассчитанными 
на восприятие усилий отрыва в пределах высоты одного этаж а не 
менее 10 кН (1 тс) на 1 м длины наружной стены вдоль фасада,
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При самозаклинивающихся стыках наружных и внутренних стен, 
например типа «ласточкин хвост», связи можно предусматривать 
только в одном уровне перекрытий и уменьшать вдвое значение 
минимального усилия на связь.

Расположенные в одной плоскости стеновые панели допускается 
соединять связями только вверху, Сечение связи рекомендуется 
назначать на восприятие растягивающего усилия не менее 50 кН 
(5 тс). При наличии связей между расположенными друг над дру
гом стеновыми панелями, а такж е связей сдвига между стеновыми 
панелями и плитами перекрытий горизонтальные связи в вертикаль
ных стыках допускается не предусматривать, если они не требуются 
по расчету.

В горизонтальных стыках связи рекомендуется предусматри
вать в следующих случаях:

в стенах, для которых по расчету требуется сквозная верти
кальная арматура для восприятия растягивающих усилий, возни
кающих при изгибе стены в собственной плоскости;

для обеспечения устойчивости здания к прогрессирующему раз
рушению, если другими мерами не удается локализовать разруш е
ние от аварийных особых нагрузок (см. п. 2.1). В этом случае вер
тикальные связи стеновых панелей в горизонтальных стыках 
(междуэтажные связи) рекомендуется назначать из условия вос
приятия ими растягивающих усилий от веса стеновой панели и опер
тых на нее плит перекрытия, включая нагрузку от пола и перегоро
док. В качестве таких связей рекомендуется, как правило, исполь
зовать детали для подъема панелей;

в несущих панельных стенах, к которым не примыкают непо
средственно бетонные стены перпендикулярного направления.

2.9, Связи сборных элементов рекомендуется проектировать 
в виде: свариваемых арматурных выпусков или закладных деталей; 
замоноличиваемых бетоном арматурных петлевых выпусков, соеди
няемых без сварки; болтовых соединений. Связи следует распола
гать так, чтобы они не препятствовали качественному замоноличи- 
ванию стыков.

Стальные связи и закладные детали должны быть защищены от 
огневых воздействий и от коррозии. Защ ита от огневых воздейст
вий должна обеспечивать прочность соединений в течение времени, 
равного величине требуемого предела огнестойкости конструкции, 
которые соединяются проектируемыми связями.

2.10. Горизонтальные стыки панельных стен должны обеспечи
вать передачу усилий от внецентренного сжатия из плоскости сте
ны, а такж е от изгиба и сдвига в плоскости стены. В зависимости 
от характера опирания перекрытий различают следующие типы го
ризонтальных стыков: платформенные, монолитные, контактные
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и комбинированные. В платформенном стыке сжимающая вертикаль
ная нагрузка передается через опорные участки плит перекрытий 
и два горизонтальных растворных шва. В монолитном стыке сжи
мающая нагрузка передается через слой монолитного бетона (ра
створа), уложенного в полость между торцами плит перекрытий. 
В контактном стыке сжимающая нагрузка передается непосредст
венно через растворный шов или упругую прокладку между сты
куемыми поверхностями сборных элементов стены.

Горизонтальные стыки, в которых сжимающие нагрузки пере
даются через участки двух или более типов, называются комбини
рованными.

Платформенный стык (рис. 7) рекомендуется в качестве основ
ного решения для панельных стен при двухстороннем опирании плит 
перекрытий, а также при одностороннем опирании плит на глубину 
не менее 0,75 толщины стены. Толщину горизонтальных растворных 
швов рекомендуется назначать на основе расчета точности изготов
ления и монтажа сборных конструкций. Если расчет точности не 
выполняется, то толщины растворных швов рекомендуется назначать 
равными 20 мм; размер зазора между торцами плит перекрытий 
принимается не менее 20 мм.

Верхний растворный шов рекомендуется устраивать в уровне 
верхней поверхности плит перекрытий. При расположении верхнего 
шва ниже верхней поверхности плит следует обеспечивать контроль 
качества укладки раствора в шов.

Монолитные стыки (рис. 8) рекомендуется применять при не
обходимости повысить несущую способность горизонтального стыка 
на сжатие, если другими способами этого не удается достичь.

Замоноличивание стыка рекомендуется выполнять после уста
новки панели верхнего этажа на монтажные фиксаторы или бетон
ные выступы из тела стеновых панелей. Нижнюю часть стеновой 
панели необходимо заводить ниже уровня замоноличивания не ме
нее чем на 20 мм.

Сборные плиты перекрытий при монолитных стыках рекомен
дуется соединять сварными или петлевыми арматурными связями, 
обеспечивающими неразрезность.

Контактный стык (рис 9) рекомендуется применять при опира
нии плит перекрытия на консольные уширения стен или с помощью 
консольных выступов («пальцев») плит. При контактных стыках 
плиты перекрытий допускается опирать на стены без раствора (на
сухо). В этом случае для обеспечения звукоизоляции полость между 
торцами плит и стенами необходимо заполнять раствором и преду
сматривать арматурные связи, превращающие сборное перекрытие 
в горизонтальную диафрагму жесткости.

В комбинированном платформенно-монолитном стыке (см, рис,
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Рис. 7. Платформенные стыки сборных стен
а. — наружных трехслойных панелей с гибкими связями между слоями; б — 
внутренних стен при двухстороннем опирании плит перекрытия; в —то же, при 
одностороннем опирании плит перекрытий
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Рис. 8. Монолитные (а—в) и платформенно-монолитные (г—в) сты
ки сборных стен
а, г •— наружных трехслсйных стен с гибкими связями; б, д — внутренних 
стен при двухстороннем опирании плит перекрытий; в , е — то же, при одно
стороннем опирании

8, в) вертикальная нагрузка передается через опорные участки плит 
перекрытий и бетон замоноличивания полости стыка между торцами 
плит перекрытий. При платформенно-монолитном стыке сборные 
плиты перекрытий могут проектироваться как неразрезные. Для
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обеспечения неразрезности плиты перекрытий необходимо соеди
нять между собой на опорах сварными или петлевыми связями, се
чение которых определяют по расчету.

Для обеспечения качественного заполнения бетоном полости меж-* 
ду торцами плит перекрытий при платформенно-монолитном стыке 
толщину зазора по верху плиты рекомендуется принимать не менее 
40 мм, а внизу плит — 20 мм. При толщине зазора менее 40 мм 
стык рекомендуется рассчитывать как платформенный.
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Рис. 10. Контактно-платформенные стыки сборных стен 
а — наруж ны х; 6, в  — внутренних
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Рис. 11. Схемы восприятия сдвигающих усилий в вертикальном сты* 
ке панельных стен
а, б — шпонками; в замоноличеннымн арматурными связями; а — сваркой
закладных деталей
/ — сварная арматурная связь; 2 — то же, петлевая? 3 — накладка, приварен- 
ная к закладным деталям

Полость замоноличивания стыка по длине стены может быть 
непрерывной (см. рис, 8, в, г) или прерывистой (см. рис. 8,д). Пре
рывистая схема применяется при точечном опирании на стены плит 
перекрытий (с помощью опорных «пальцев»). При платформенно
монолитном стыке над и под плитой перекрытия необходимо 
устраивать горизонтальные растворные швы.

Конструктивное решение монолитного стыка должно обеспечи
вать надежное его заполнение бетонной смесью, в том числе при 
отрицательных температурах воздуха. Прочность бетона зам ополя
чивания стыка назначается по расчету,

В комбинированном контактно-платформенном стыке вертикаль
ная нагрузка передается через две опорные площадки: контактную 
(в месте непосредственного опирания стеновой панели через ра
створный шов) и платформенную (через опорные участки плит пере*
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Рис. 12. Типы вертикальных стыков панельных стен
а — плоские; б —  профилированные бесшпоночные; в — профилированные шпо
ночные; /  — звукоизоляционная прокладка; 2 — раствор; 3 — бетон замоноли- 
чивания стыка

крытий). Контактно-платформенный стык рекомендуется преимущест
венно применять при одностороннем опирании плит перекрытий на 
стены (рис. 10). Толщины растворных швов рекомендуется назна
чать аналогично швам в платформенном стыке.

Проектные марки раствора горизонтальных швов рекоменду
ется назначать по расчету на силовые воздействия, но не ниже: 
марки 50 — для условий монтажа при положительных температурах, 
марки 100 — для условий монтажа при отрицательных температурах. 
Класс бетона по прочности на сжатие замоноличивания горизон
тального стыка рекомендуется назначать не ниже соответствующего 
класса бетона стеновых панелей.

2.11. Сдвигающие усилия в горизонтальных стыках панельных 
стен при строительстве в несейсмических районах рекомендуется 
воспринимать за счет сопротивления сил трения.
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Сдвигающие усилия в вертикальных стыках панельных стен 
рекомендуется воспринимать одним из следующих способов:

бетонными или железобетонными шпонками, образуемыми пу
тем замоноличивания полости стыка бетоном (рис. 11,а ,б ) ;

бесшпоночными соединениями в виде замоноличенных бетоном 
арматурных выпусков из панелей (рис. 11, в);

сваренными между собой закладными деталями, заанкеренными 
в теле панелей (рис. 11, г).

Возможен комбинированный способ восприятия сдвигающих 
усилий, например, бетонными шпонками и плитами перекрытий.

Шпонки рекомендуется проектировать трапециевидной формы 
(рис. 12). Глубину шпонки рекомендуется принимать не менее 20 мм, 
а угол наклона площадки смятия к направлению, перпендикуляр
ному плоскости сдвига, не более 30°. Минимальный размер в плане 
плоскости стыка, через которую замоноличивается стык, рекомен
дуется принимать не менее 80 мм. Следует предусматривать уплот
нение бетона в стыке глубинным вибратором.

В бесшпоночных соединениях сдвигающие усилия воспринима
ются сварными или петлевыми связями, замоноличенными бетоном 
в полости вертикального стыка. Бесшпоночные соединения требуют 
увеличенного (по сравнению со шпоночными соединениями) расхода 
арматурной стали.

Сварные соединения панелей на закладных деталях допуска
ется применять в стыках стен для районов с суровым и холодным 
климатом с целью сокращения или исключения монолитных работ 
на строительной площадке. В стыках наружных стен с внутренними 
сварные соединения панелей на закладных деталях следует распо
лагать вне зоны, где возможен конденсат влаги при перепаде тем
ператур по толщине стены.

Объемно-блочные и панельно-блочные здания

2.12. Объемно-блочные здания рекомендуется проектировать из 
опертых друг на друга несущих объемных блоков (см. п. 1.4). Не
сущие блоки могут иметь линейное или точечное опирание. При ли
нейном опирании нагрузка от вышерасположенных конструкций 
передается по всему периметру объемного блока, трем или двум 
противоположным его сторонам. При точечном опирании нагрузка 
передается преимущественно по углам объемного блока.

При выборе способа опирания объемных блоков рекомендуется 
учитывать, что линейная схема опирания позволяет более полно 
использовать несущую способность стенок блока и поэтому пред
почтительна для многоэтажных зданий.

2.13. Прочность, пространственную жесткость и устойчивость 
объемно-блочных зданий рекомендуется обеспечивать сопротивлени-
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ем отдельных столбов объемных блоков (гибкая конструктивная 
система) или совместной работой столбов из объемных блоков, со
единенных между собой (жесткая конструктивная система).

При гибкой конструктивной системе каждый столб объемных 
блоков должен полностью воспринимать приходящиеся на него на
грузки, поэтому объемные блоки соседних столбов по условиям 
прочности можно не соединять друг с другом по вертикальным сты
кам (при этом для обеспечения звукоизоляции по контуру проемов 
между блоками необходимо предусматривать установку уплотняю
щих прокладок).

Для ограничения деформаций стыков при неравномерных де
формациях основания и других воздействиях рекомендуется объем
ные блоки соединять между собой в уровне их верха металличе
скими связями и предотвращать взаимные сдвиги блоков по вер
тикальным стыкам в уровне цокольно-фундаментной части здания.

При жесткой конструктивной системе столбы объемных блоков 
должны иметь расчетные связи в уровне перекрытий и шпоночные 
монолитные соединения в вертикальных стыках. В зданиях жесткой 
конструктивной системы все столбы объемных блоков работают 
совместно, что обеспечивает более равномерное распределение меж
ду ними усилий от внешних нагрузок и воздействий. Жесткую конст
руктивную систему рекомендуется применять для зданий высотой 
более десяти этажей, а также при любой этажности, когда воз
можны неравномерные деформации основания. При жесткой конст
руктивной системе рекомендуется соосное расположение объемных 
блоков в плане здания.

2.14. Узлы объемных блоков (рис. 13) рекомендуется проекти
ровать так, чтобы максимально увеличить площадь опирания эле
ментов, но при этом исключить или по возможности уменьшить 
влияние геометрических эксцентриситетов, возникающих от несоос- 
ности геометрических центров горизонтальных сечений стен и при
ложения вертикальных нагрузок в швах. Толщину растворных швов 
рекомендуется принимать равной 20 мм.

Вертикальные растягивающие усилия рекомендуется восприни
мать сквозной продольной арматурой.

Усилия растяжения—сжатия в вертикальных стыках блоков мо
гут восприниматься с помощью соединенных на сварке закладных 
деталей или через бетонные монолитные швы.

Сдвигающие усилия между соседними столбами блоков реко
мендуется воспринимать бетонными или железобетонными соедине
ниями.

Для передачи сдвигающих сил в верхних этажах рекоменду
ется применять;

шпоночные швы, образуемые за счет соответствующих профи-'
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Рис. 13. Горизонтальные стыки объемно-блочных зданий
«  — блоки типа «лежащий стакан»; о — блок типа «колпак»; уплотняющая 
прокладка: 2 — утепляющий элемент; 3 — раствор; 4 — стенка блока типа 
«колпак»; 5 — наружная стеновая панель; 6 — стена блока типа «лежащий 
стакан»; 7 — арматурные сетки; 8 — уплотнитель стыка

лей верхних и нижних опорных поверхностей блоков и выдавлива
ния раствора горизонтальных швов при монтаже блоков;

блоки с ребрами вверх, устраиваемыми по контуру панели по
толка, входящими при монтаже внутрь контурных ребер панели 
пола верхнего этажа, с частичным заполнением промежутка цемент
ным раствором;

постоянное обжатие горизонтальных швов и использование 
трения путем натяжения арматуры (прядей) в колодцах между бло
ками;

специальные жесткие элементы (например, прокатные профи
ли), вставляемые в промежутки между блоками.

Для устройства вертикальных связей сдвига рекомендуется 
устраивать вертикальные армированные шпоночные соединения; для 
устройства которых на вертикальных гранях блоков должны быть 
предусмотрены арматурные выпуски, которые соединяются между 
собой на сварке с помощью специальных гребенок и других при-
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Рис. 14. Горизонтальные стыки панельно-блочных зданий с опирани- 
ем плиты перекрытия
а — с помощью опорных «пальцев» плит перекрытий; б , в — на консольный 
выступ вверху объемного блока
1 — плита пола объемного блока; 2 — плита перекрытия с опорными «пальца
ми»; 3 — потолочная плита объемного блока; 4 — плита перекрытия с под
резкой на опоре; 5 — потолочная плита объемного блока с консолью для опи- 
рания плиты перекрытия; 6 — укороченная плита перекрытия

способлений. При создании шпоночных швов необходимо предусмат
ривать достаточные для контролируемой и надежной укладки бетона 
полости сечением не менее 25 см, шириной 12—14 см.

2.15. Панельно-блочное здание представляет собой сочетание 
несущих объемных блоков и плоскостных конструкций (стеновые 
панели, плиты перекрытий и др.). Размеры объемных блоков реко
мендуется назначать из условия использования монтажных кранов, 
применяемых в крупнопанельном домостроении. В объемных бло
ках рекомендуется преимущественно размещать помещения, насы
щенные инженерным и встроенным оборудованием (кухни, санитар
ные узлы с проходными шлюзами, лестницы, лифтовые шахты, 
машинные отделения лифтов и т. п.).

При проектировании панельно-блочных зданий рекомендуется 
предусматривать межсерийную унификацию объемных блоков и мак
симально использовать изделия крупнопанельного домостроения.

2.16. Панельно-блочные здания рекомендуется проектировать 
стеновой конструктивной системы с опиранием сборных плит пере
крытий на стеновые панели и (или) несущие объемные блоки. Опи- 
рание плиты перекрытия на объемный блок рекомендуется следую
щими способами (рис. 14): на консольный выступ вверху объемного 
блока; непосредственно на объемный блок.

При выборе способа опирания плиты перекрытия на объемный 
блок рекомендуется учитывать, что опирание плит на консольные 
выступы (рис. 14, в) обеспечивает четкую схему передачи верти
кальных нагрузок от вышерасположенных объемных блоков, но тре
бует применения укороченных плит перекрытия, а наличие кон
сольного выступа вверху блока ухудшает интерьер помещения 
и обусловливает устройство вырезов в примыкающих к объемному
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блоку перегородках. Опирание плит непосредственно на объемный 
блок (рис. 14, г) позволяет избежать устройства консольных вы
ступов, но усложняется конструкция узла сопряжения объемных 
блоков.

2.17. Прочность, пространственную жесткость и устойчивость 
панельно-блочных зданий рекомендуется обеспечивать совместной 
работой столбов объемных блоков, несущих стеновых панелей 
и плит перекрытий, которые должны быть соединены между собой 
расчетными металлическими связями. Минимальное сечение связей 
рекомендуется назначать по указаниям п. 2.8. При опирании плит 
перекрытий только на объемные блоки допускается считать, что 
каждый из столбов объемных блоков воспринимает только прихо
дящиеся на него нагрузки.

2.18. Грань объемного блока, на стороны которой опирается 
плита перекрытия, рекомендуется располагать в одной плоскости 
с гранями стеновых панелей.

При проектировании специальной панельно-блочной серии (без 
необходимости взаимозаменяемости стен панелей и объемных бло
ков) возможна привязка элементов по рис. 14, а, б, что позволяет 
обойтись без укорочения плит перекрытий.

Монолитные и сборно-монолитные здания

2.19. Монолитные и сборно-монолитные жилые здания рекомен
дуется проектировать на основе стеновых конструктивных систем. 
При технико-экономическом обосновании допускается применение 
ствольных и каркасио-ствольных конструктивных систем.

Для монолитных и сборно-монолитных зданий с монолитными 
или сборно-монолитными наружными стенами рекомендуется приме
нять перекрестно-стеновую конструктивную систему с несущими по
перечными и продольными стенами, в том числе наружными. Мо
нолитные и сборно-монолитные перекрытия рассматривают как за 
щемленные по контуру.

Сборные перекрытия рассматривают как защемленные стенами 
и опертые по двум или трем сторонам.

Для сборно-монолитных зданий со сборными наружными стена
ми при наличии сквозных внутренних продольных стен рекоменду
ется принимать перекрестно-стеновую систему с ненесущими наруж
ными стенами. При наличии отдельных продольных диафрагм жест
кости применяется поперечно-стеновая конструктивная система, при 
которой перекрытия рассматриваются как защемленные стенами по 
двум противоположным сторонам.

Для сборно-монолитных зданий, с защемленными по двум сторо
нам монолитными перекрытиями, допускается применять поперечно-
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стеновую конструктивную систему с плоской рамой или радиальным 
расположением стен.

В зависимости от назначения и размеров помещений, распола
гаемых в первых этажах монолитных и сборно-монолитных зданий, 
может быть использована стеновая или каркасная конструктивные 
системы:

стеновые системы с полным совпадением осей нижних и верхних 
этажей;

стеновые системы с неполным (частичным) совпадением осей 
стен нижних и верхних этажей;

каркасные системы с полным совпадением осей каркаса нижних 
и стен верхних этажей;

каркасные системы с неполным (частичным) совпадением осей 
каркаса нижних и стен верхних этажей.

Стеновые системы с полным совпадением осей стен нижних 
и верхних этажей следует применять, если в нижних этажах жилых 
зданий размещаются предприятия, не требующие больших помеще
ний.

Стеновые системы с неполным (частичным) совпадением осей 
стен нижних и верхних этажей целесообразно применять, если в ниж
них этажах расположены помещения больших размеров (пролет 9 м 
и более) и допускается наличие опор в виде пилонов, колонн слож
ного профиля, арок, стен, лестнично-лифтовых узлов.

Вертикальные конструкции могут проектироваться с переменным 
по длине элемента сечением, например, с сужающимися или расши
ряющимися кверху пилонами. Геометрию пилонов целесообразно на
значать с таким расчетом, чтобы их бетонирование можно было осу
ществить в том же комплекте опалубки, что и остальных стен зда
ния.

Для возведения конструкций нижних нежилых этажей рекомен
дуется применять мелкощитовые и крупнощитовые опалубки.

2.20. Связи между сборными плитами перекрытий, опирающими
ся на монолитные стены, рекомендуется проектировать по указа
ниям п. 2.8 в виде свариваемых арматурных выпусков или заклад
ных деталей или замоноличиваемых бетоном арматурных петлевых 
выпусков, соединяемых без сварки.

Сечение связей в вертикальных соединениях несущих стен моно
литных и сборно-монолитных зданий рекомендуется проектировать из 
условия восприятия или усилий отрыва в пределах высоты одного 
этажа не менее 10 кН (1 тс) на 1 м длины наружной стены вдоль 
фасада.

Конструктивное решение связей и вертикальных соединений ре
комендуется принимать в зависимости от последовательности воз
ведения наружных и внутренних стен:
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при первоначальном возведении внутренних монолитных стен на 
их торцах рекомендуется устраивать шпоночные соединения и гори
зонтальные металлические связи не менее, чем в двух уровнях (ввер
ху и внизу этаж а);

при первоначальном возведении сборных наружных стен гори
зонтальные металлические связи, соединяющие их с внутренними 
стенами, устанавливают в опалубку и бетонируют с ними.

В зависимости от технологии возведения здания, способов раз
бивки его на захватки и применения одного или двух видов бетонов 
возможна различная последовательность бетонирования поперечных 
и продольных монолитных стен.

Вертикальное соединение сопрягаемых стен возможно трех ти
пов: торцовое, фронтальное, фронтально-торцовое.

При торцовом соединении (рис. 15,а ,б ,в )  между щитами опа
лубки устанавливают вертикальный отсекатель в виде щита, с по
мощью которого можно выполнить торец любой формы (гладкий, со 
шпонками, волнистый), и через специальные вырезы за грани внут
ренних стен пропускают горизонтальную арматуру.

При фронтальном соединении (рис. 15, г, д ,е)  в местах примы
кания монолитных стен ортогональных направлений на плоскости 
крупнощитовой опалубки устанавливают шпонкообразователи.

При фронтально-торцовом соединении (рис. 15, ж ), применяемом 
при использовании в сопрягаемых стенах бетонов разных видов или 
классов по прочности на сжатие, между щитами опалубки внутрен
них стен в месте их примыкания к опалубке наружных стен устанав
ливают разделяющую мелкоячеистую сетку. Как правило, сетка ус
танавливается на пространственном арматурном каркасе, который 
находится на пересечении наружной и внутренней стен. Наружные 
стены бетонируют на всю высоту этажа, затем бетонируют внутрен
ние стены.

2.21. Узлы сопряжения плит перекрытия с монолитными стена
ми в зависимости от способа передачи сжимающих усилий и типа 
плит перекрытий рекомендуется проектировать контактными, плат
форменными или комбинированными.

В контактном узле сжимающие усилия передаются только через 
монолитный бетон несущей стены. В контактном узле можно при
менять монолитные (рис. 16, а, 17, а ) , сборные (рис. 16, в— 16,е, 
Д7, в— 17, е) и сборно-монолитные (рис. 16,6 и 17,6) перекрытия, 
включающие сборные плиты-скорлупы, которые выполняют функции 
оставляемой опалубки. Сборные плиты перекрытий рекомендуется 
заводить за грань стены на величину не более 2 см. До замоноли- 
чивания стыка сборные элементы перекрытий должны опираться на 
временные опоры.

В платформенном узле сжимающие усилия передаются через

42



а) 4 4

Рис. 15. Вертикальные торцевые 
(а— в), фронтальные (г— е) и 
фронтально-торцевые (ж) узлы

а — установка опалубки поперечных 
стен; 6 — вид торца поперечной стены 
со шпонками; в , е, ж — общий вид 
соединения поперечных и продольных 
стен; е — устройство арматурны х кар* 
хасов со ш понкообразователями м еж 
ду щитами опалубки; д — устройство 
арматурны х выпусков в шпонке 
/  — щиты опалубки; 2 — разделитель
ный торцевой щ ит; 3 — поперечная 
стена; 4 — вертикальный арматурный 
каркас; 5 *— арматурные горизонталь
ные стержни; € — продольная стена; 
7 — ш понкообразователь из пенополи
стирола, 8 — разделительная сетка
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Рис. 16. Контактные узлы внутренних монолитных стен
а — при монолитных перекрытиях; б •— при сборно-монолитных перекрытиях 
со сборными скорлупами, выполняющими функции оставляемой опалубки; 
в — при сборных сплошных плитах перекрытия и связях посредством сварки 
выпусков; г — то же, при петлевых связях; д — при сборных многопустотных 
плитах перекрытия и связях посредством сварки выпусков; е — то же, при 
петлевых связях
1 — монолитная стена; 2 *-* монолитное перекрытие; 3 — технологический шов; 
4 — арматура плиты; 5 — сборная скорлупа, выполняющая функции оставляе
мой опалубки; б —опорная арматура сборно-монолитной плиты; 7 «—сборная 
сплошная плита; б —сварные связи плит; 9 — горизонтальная арматура в виде 
отдельных стержней; 10 «.петлевые связи; Л —сборная многопустотная пли
та; 12 •— заглушка
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Рис. 17. Контактные узлы наружных монолитных стен
а — при монолитных плитах перекрытия; б — при сборно-монолитных плитах 
перекрытия ср сборными скорлупами, выполняющими функции оставляемой 
опалубки; в —-при сборных сплошных плитах перекрытия н связях со стена
ми посредством отдельных стержней; г — то же, при петлевых связях; д — 
при сборных многопустотных плитах перекрытия и связях со стенами посред
ством отдельных стержней; е — то же, при петлевых связях

опорные участки плит перекрытий (рис. 18, а—18, д).
Для организации платформенного узла могут применяться сбор

ные (рис. 18, а—18, г) и сборно-монолитные перекрытия (рис. 18,(9), 
включающие сборные плиты-скорлупы, выполняющие функции остав
ляемой опалубки.

Платформенные узлы на рис. 18,в рекомендуется применять 
в зданиях, высотой не более четырех этажей,
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Рис. 18, Платформенные узлы внутренних монолитных стен
а  — при сборных сплошных перекрытиях и связях посредством сварки заклад
ных деталей; б — то же, при связях посредством сварки выпусков; в — при 
сборных многопустотных плитах перекрытия с заделкой пусТот бетонными 
пробками и связях посредством сварки монтажных петель или скруток; г — 
то же, с «усиленными» торцами плит перекрытия; д — при сборно-монолитных 
перекрытиях со сборными скорлупами, выполняющими- функции оставляемой 
опалубки
1—12 — см. рис. 16; 13 — растворный шов; 14 — бетонная пробка; 15 — связи 
многопустотных плит (отдельные стержни, приваренные к монтажным петлям 
или скрутки)

Комбинированные узлы (рис. 19—21) образуются сочетанием 
контактного и платформенного узлов.

2.22. Для повышения несущей способности контактных и ком
бинированных узлов железобетонных стен допускается предусмат* 
ривать установку в узле вертикальной арматуры.

При многопустотных плитах перекрытия в случае вертикального 
армирования узлов необходимо предусматривать также горизонталь
ное армирование каркасами с продольной арматурой диаметром 
10 мм класса А-Ш, устанавливаемыми в пустотах (рис. 19, г) в ко
личестве не менее двух на плиту.

В контактных и комбинированных узлах, приведенных на рис. 
21, а, б ,д ,е , и в платформенных узлах по верху плит растворные 
швы не применяются. В остальных случаях применение растворного
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Рис. 19. Комбинированные узлы внутренних монолитных стен
а —при плитах со вскрытыми пустотами и связями посредством сварки мон
тажных петель или скруток; о — то же, при сочетании в узле торца со вскры
тыми пустотами и «усиленного» торца; в —то же, при связях в виде каркасов 
вамоноличиваемых в пустотах; г — то же, при вертикальном армировании уз
ла; д — то же, при связях посредством выпусков; е — то же, при сочетании 
торца со вскрытыми пустотами и «усиленного» торца; яС — при сборно-моно
литных перекрытиях со скорлупами, выполняющими функции оставляемой опа
лубки; з — то же, при вертикальном армировании узла

— см. рйс. 16, 18; 16 — монтажные петли; 17 — связи многопустотных 
плит в виде плоских каркасов замоноличенНых в пустоты; 18 горизонталь
ная арматура в виде плоского каркаса
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Рис. 20. Комбинированные узлы наружных монолитных стен со сбор
ными многопустотными и сборно-монолитными перекрытиями (1—  
18— см, рис. 16, 18, 19)
а — при многопустотных плитах перекрытия со ^скрытыми пустотами и связями 
в виде отдельных стержней, приваренных к монтажным петлям, или скруток; 
б — то же, при «усиленном» торце; в — то же, при торце со вскрытыми пус
тотами и связями в виде отдельных стержней арматурных выпусков из плит; 
г — то же, при «усиленном» торце; д — то же, при торце со вскрытыми пусто
тами и связями в виде каркасов , замоноличиваемых в пустотах; а —то же, 
при торце заделанном бетонными пробками и связями в виде отдельных 
стержней, приваренных к монтажным петлям; ж — при сборо-монолитном 
перекрытии
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Рис. 21. Комбинированные узлы монолитных стен со сборными 
сплошными плитами перекрытий
а  —• при прерывистом опирании и связях посредством сварки выпусков; б 
то же, при петлевых связях; в, г  — при непрерывном опирании и связях в ви- 
де отдельных стержней, приваренных к закладным деталям  плит или арма- 
турных выпусков; д  — при прерывистом опирании и связях в виде отдельных 
стержней (арматурных выпусков плит); е — то же, при петлевых связях

шва под плитами перекрытия обязательно. Полость между торцами 
плит следует замоноличивать только бетоном, из которого выполни* 
ется стена.

Марка раствора определяется расчетом и принимается во всех 
случаях не более 150 и не менее 50 — в случае производства работ 
при положительных температурах и не менее 100—в случае произ
водства работ при отрицательных температурах. При применении уз
лов с вертикальным армированием (см. рис. 19, г) плиты перекры
тия (сборные плиты-скорлупы) рекомендуется укладывать на ра
створ.

2.23. В узлах сопряжения плит перекрытия с монолитными сте
нами рекомендуется предусматривать стальные связи плит перекры
тия между собой и со стенами, стен смежных этажей между собой, 
а также горизонтальное конструктивное армирование узлов в про
дольном направлении.

При монолитных и сборно-монолитных плитах со сборными скор
лупами, выполняющими функции оставляемой опалубки, функции свя
зей плит между собой и со стенами, а также горизонтального арми-
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рования узла выполняет опорная арматура плит перекрытий (см. 
рис. 16, а, 6; \1уа ,б \  18, 6; 19, ж; и 20, w).

Сборные плиты перекрытия рекомендуется соединять между со
бой посредством сварки выпусков (см. рис. 16, в, 6; 18,6; 19,6, е; 
21, а ) , закладных деталей (см. рис. 18, я), монтажных петель (см. 
рис. 18, в, г; 19, с?, б), бессварных соединений посредством перехлес
та петлевых выпусков (см. рис. 16, г; 21 ,6 ), а также арматурных 
каркасов замоноличиваемых в пустотах многопустотных плит (см. 
рис. 19, в, г).

Сборные плиты перекрытий соединяются с монолитными стена
ми при одностороннем сопряжении посредством анкеров в виде от
дельных стержней (см. рис. 17, в , 6; 20, а, 6, в, г, е; 21, в, г,6 ), петле
вых выпусков (см. рис. 17, г, е; 21, е) или арматурных каркасов, за
моноличиваемых в пустотах многопустотных плит перекрытия (см. 
рис. 2 0 ,6 ).

При бессварных петлевых связях сборных плит перекрытия го
ризонтальная арматура, устанавливаемая в межпетлевом простран
стве, служит для усиления анкеров петлевых выпусков и назначается 
в количестве четырех стержней (см. рис. 16, г, е) при плитах пере
крытия, защемленных на опорах (контактные узлы), и в количест
ве двух стержней (см. рис. 2 1 ,6 ) — при свободно-опертых плитах 
(комбинированные узлы). При соединении их со стенами во всех 
случаях устанавливаются два горизонтальных стержня (см. рис. 
17 ,г, е\ 21, е).

Горизонтальное армирование узлов в продольном направлении 
при сборных плитах перекрытия, за исключением варианта с петле
выми связями, рекомендуется производить плоскими каркасами или 
отдельными стержнями. Горизонтальная конструктивная арматура 
назначается диаметром 10 мм класса A-III.

2.24. Связи бетонных несущих стен смежных этажей выполняют 
посредством перепуска конструктивной арматуры, устанавливаемой 
в местах их пересечения. При сборных плитах перекрытия, имеющих 
непрерывное опирание на стены, перепуск арматуры производится 
отдельными стержнями, устанавливаемыми по оси стены.

Конструкции нижних этажей зданий 
многоцелевого назначения

2.25. Конструкции нижних нежилых этажей могут проектиро
ваться на основе стеновой, каркасной или каркасно-стеновой конст
руктивных систем.

В зависимости от конкретной градостроительной и технико-эко
номической ситуации конструкции могут выполняться сборными, мо
нолитными или кирпичными.
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2.26. Стеновые конструктивные системы рекомендуется прини
мать:

а) для встроенных учреждений и предприятий (помещения для 
приемных пунктов, столов заказа, небольших помещений бытового 
обслуживания, культурно-массового назначения);

б) для встроенно-пристроенных учреждений обслуживания мас
сового назначения (продовольственные и непродовольственные мага
зины, кафе и закусочные общего типа, комплексные предприятия бы
тового обслуживания, отделения связи и пр.). Во встроенной части 
жилого дома следует располагать подсобные помещения, а залы 
и салоны — в пристроенных вдоль фронта здания объемах.

2.27. При стеновой конструктивной системе в нижних нежилых 
этаж ах рекомендуется повторять схему расположения стен верхних 
этажей.

В крупнопанельных зданиях высотой 10 этажей и менее с одина
ковой высотой жилых и нежилых этажей проемы в нижних этажах 
рекомендуется принимать шириной не более 3 м — при шаге попе
речных стен до 3,6 м и не более 2,4 м — при шаге поперечных стен 
около 6 м. Для увеличения ширины проемов в таких зданиях не
обходимо предусматривать устройство технического этажа, в пре
делах которого располагать нетиповые конструкции, обеспечиваю
щие перераспределение усилий от конструкций верхних этажей. Уве
личение толщины и прочности стен первого этажа мало влияет на 
ширину проема.

При высоте первого этажа 3,3 м и более для увеличения ширины 
проемов рекомендуется проектировать панели с арочными перемыч
ками. При таких перемычках, имеющих высоту в середине пролета 
не менее 0,5 м, а в зданиях высотой 10 и менее этажей допускается 
предусматривать проемы шириной до 4 м при шаге поперечных стен 
3 и 3,6 м.

При необходимости применения более широких проемов реко
мендуется увеличение прочности панелей первого этаж а; в таких 
зданиях нет конструктивной необходимости в устройстве техничес
кого этажа.

2.28. Каркасные конструктивные системы в нижних нежилых 
этаж ах рекомендуется проектировать в следующих случаях:

для встроенных учреждений и предприятий, имеющих зальные 
помещения;

для встроенно-пристроенных учреждений и предприятий с зал а
ми, глубина которых превышает ширину жилого дома (15—20 м), 
с торговой площадью от 650 до 1000 м.

При проектировании пристроенных (в варианте встроенно-при
строенных) следует преимущественно использовать каркасные кон
струкции по каталогам типовых серий.
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2.29. В  зависимости от объемно-планировочного решения и функ
ционального назначения здания каркасные конструкции нижних 
этажей рекомендуется проектировать в виде:

сборной или монолитной балочной клетки в пределах техничес
кого этаж а с расположением балок под каждой несущей стеной вы
шележащих этажей. Конструктивная высота главных и второстепен
ных балок, определяемая высотой технического этаж а, должна обес
печивать надежное и экономичное решение;

сборно-монолитного несущего «стола» с последующим располо
жением на нем стен вышележащих этажей.

2.30. При несоосном решении колонн каркаса нижних этажей 
и несущих стен верхних этажей устройство сборной балочной клет
ки из стен технического этажа рекомендуется в зданиях высотой до 
10 этажей, где это решение более экономично по сравнению со сбор
но-монолитным столом. При большей этажности рекомендуется про
ектировать переходную конструкцию монолитной либо сборно-моно
литной.

При каркасном решении первых этажей устойчивость и воспри
ятие горизонтальных нагрузок рекомендуется обеспечивать стенами 
лестничных клеток, а в случае необходимости также дополнительны
ми диафрагмами жесткости, и созданием диска перекрытий при по
мощи связей между плитами.

2.31. Расчет конструкций нижних нежилых этажей рекомендует
ся выполнять по прил. 3.

3. П Р И Н Ц И П Ы  Р А С Ч Е Т А  Н Е С У Щ И Х  
К О Н С Т Р У К Ц И И

3.1. Конструкции жилых зданий проверяют расчетом по двум 
группам предельных состояний:

первая группа — по потере несущей способности или непригод
ности к эксплуатации;

вторая группа — по непригодности к нормальной эксплуатации.
Расчетом по первой группе предельных состояний проверяются:
а) все конструкции здания для предотвращения разрушений при 

действии силовых воздействий в процессе строительства и расчетного 
срока эксплуатации здания, в том числе для предотвращения про
грессирующего обрушения в случае локального разрушения несу
щих стен в результате аварийных воздействий тцпа взрывов быто
вого газа, пожара, наезда тяжелого транспорта и т. п., а сборные 
конструкции, кроме того, для предотвращения разрушения при их 
изготовлении и перевозке;

б) основание здания для предотвращения потери его несущей
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способности при совместном действии вертикальных и горизонталь
ных нагрузок.

Расчетом по второй группе предельных состояний проверяются:
а) здание в делом для ограничения: ускорений колебаний, воз

никающих при пульсации ветрового напора; деформаций основания; 
прогибов верха здания;

б) плиты перекрытий и покрытия, лестничные площадки, марши 
и другие изгибаемые элементы для ограничения их прогибов и рас
крытия трещин от вертикальных нагрузок;

в) стены здания для ограничения раскрытия трещин и взаим
ных смещений стен при действии вертикальных и ветровых нагрузок, 
неравномерных осадок оснований и температурно-влажностных воз
действий.

3.2. Нагрузки и воздействия на конструкции жилых зданий оп
ределяют по СНиП 2,01.07—85.

При проектировании полносборных зданий стеновой конструк
тивной системы рекомендуется учитывать возможное перераспреде
ление усилий, вызванное неодинаковыми деформациями усадки со
прягаемых стен. Для крупнопанельных зданий осевые деформации 
усадки 8ah стеновых панелей можно определять по табл. 4.

3.3. Жилые здания рекомендуется проектировать так, чтобы ус
корения колебаний конструкций зданий, возникающие в результате 
пульсаций скоростного напора ветра, не превышали 0,1 м/с2. При 
определении величины ускорения учитывается расчетное значение 
ветровой нагрузки с коэффициентом перегрузки, равным единице. 
Для зданий стеновой конструктивной системы высотой менее 50 м 
разрешается не проверять значения ускорений.

3.4. Для зданий, рассчитываемых на совместное действие вер
тикальных и горизонтальных нагрузок по недеформированной схеме, 
прогиб верха здания с учетом податливости основания рекомендуется 
принимать не более 0,001 высоты здания. При расчете здания по де
формированной схеме значение прогиба здания не ограничивается.

Предельные прогибы из плоскости плит перекрытий и панелей 
несущих стен принимаются согласно указаниям СНиП 2.03.01—84. 
Прогиб несущих стен из их плоскости допустается не про
верять.

3.5. Предельное раскрытие трещин в сборных железобетонных 
элементах ограничивается СНиП 2.03.01—84. Взаимные сдвиги сбор
ных элементов в стыках рекомендуется ограничивать следующими 
значениями: при длительном сдвиге — 0,6 мм при кратковременном— 
0,8 мм, а раскрытие трещин в бетоне омоноличивания стыковых со
единений, имеющих антикоррозионное покрытие — 1 мм.

Кратковременное раскрытие трещин (взаимный сдвиг панелей) 
определяется суммой постоянных, длительных и кратковременных
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Т а б л и ц а  4

Вид бетона и способ формования

Осевые относительные деформации усадки 
е ^ * 1 0 6 для бетона класса по прочности 

на сжатие

В2.5—В3,5 В 5-В 7.5 B12,5—В15 В20 и бо
лее

Тяжелый цементный и . __ 35 40
плотный силикатный бетоны 
горизонтального формова
ния
Тяжелый бетон кассетного 40 45
формования
Легкий бетон горизонталь 35 45 50 —

ного формования 
Ячеистый: 

вид А 50 50 50
вид Б 70 70 70 —

П р и м е ч а н и я :  1. Табличные значения е«л определяют дефор
мации усадки, возникающие только после достижения бетоном про
ектной прочности по сжатию. Если отпускная прочность панелей ни
же проектной, то табличные значения следует умножать на коэффи
циент 1,2. 2. Для районов со средней относительной влажностью 
воздуха 40 % и ниже, относимых согласно требованиям СНиП П-З- 
79** к «сухим», табличные значения е«л следует увеличивать на 
30 %• 3. Для панелей толщиной 20 см табличные значения следует 
умножать на коэффициент 0,8 при толщине 30 см — на 0,65, при 
толщине 40 см — на 0,55. 4. Коэффициенты по пп. 1—3 учитываются 
независимо. 5. К ячеистым бетонам вида А относятся автоклавные 
бетоны на цементном или смешанном вяжущием; вида Б — авто
клавные бетоны на известковом вяжущем и безавтоклавные.

нагрузок; длительное раскрытие трещин (сдвиг) — суммой постоян
ных и длительных нагрузок.

Раскрытие трещин, не пересекающих рабочую арматуру панелей, 
ограничивается из условия обеспечения необходимой звукоизоляции 
(для внутренних конструкций) или тепло- и водоизоляции (для на
ружных конструкций). Для панелей не допускается длительное рас
крытие сквозных трещин.

Предельное раскрытие трещин в сборных элементах ограничива
ется СНиП 2.03.01—84.

3.6. Значения предельных деформаций основания зданий регла
ментируется СНиП 2.02.01—83.

Возникающие вследствие деформации основания крены здания 
не должны вызывать отклонения лифтовых шахт от вертикали, пре
вышающие значения, установленные государственными стандартами.

Предельно допустимые значения совместных неравномерных де
формаций основания и здания устанавливаются расчетом исходя из
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обеспечения необходимой прочности» устойчивости и трещиностойко- 
сти конструкций.

При выполнении конструктивных требований, изложенных в нас
тоящем Пособии, рекомендуется принимать без расчета следующие 
допустимые значения неравномерных деформаций основания:

а) для зданий перекрестно-стеновой и продольно-стеновой кон
структивных систем:

относительный прогиб или выгиб продольных стен (в долях от 
длины изгибаемого участка) — 0,0008;

относительная разность осадок соседних продольных стен — 
0,0016;

б) для зданий поперечно-стеновой конструктивной системы с не- 
несущими наружными стенами относительно разности осадок сосед
них поперечных стен — 0,0016.

При несущих наружных стенах или при наличии сквозных внут
ренних продольных стен предельные неравномерности деформаций 
для зданий с поперечными несущими стенами принимают по п. 3.6, а.

С указанными предельными значениями неравномерных дефор
маций сопоставляются деформации основания, подсчитанные без 
учета влияния жесткости конструкций здания на перераспределение 
нагрузок на основание.

3.7. При расчете конструкций и соединений следует учитывать 
коэффициенты надежности по назначению у*» принимаемые соглас
но Правилам учета степени ответственности зданий и сооружений при 
проектировании конструкций равными:

0,95— для жилых зданий высотой от 2 до 17 этажей включи
тельно, а также высотой до 25 этажей при расчете по деформируе
мой схеме;

1 — для зданий высотой более 17 этажей при расчете по неде- 
формированной схеме.

На коэффициент надежности по назначению умножают расчет
ные усилия или делят значения сопротивления материала конструк
ций.

3.8. Усилия в конструкциях рекомендуется определять, исполь
зуя расчетные схемы и предпосылки, наиболее полно отвечающие 
условиям действительной работы конструкций. При определении уси
лий в сборных конструкциях рекомендуется учитывать податливость 
стыковых соединений. Деформативные характеристики соединений 
сборных элементов разрешается принимать по указаниям прил. 4 на
стоящего Пособия.

При использовании приближенных методов расчета рекоменду
ется рассматривать два варианта напряженно-деформированного со
стояния конструкций, которые соответствуют наименьшей и наиболь
шей возможной жесткости (податливости) элементов стыковых
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соединений и связей, а в качестве расчетных принимать наибольшие 
значения усилий по указанным двум вариантам расчета.

Расчетные схемы

3.9. Расчетные схемы бескаркасных зданий классифицируются:
по характеру учета пространственной работы — на одно-, двух- 

и трехмерные;
по виду неизвестных — на дискретные, дискретно-континуальные 

и континуальные;
по виду конструкции, положенной в основу расчетной схемы,— 

на стержневые, пластинчатые, комбинированные.
ЗЛО. При одномерной расчетной схеме здание рассматривается 

как тонкостенный стержень или система стержней, упруго или жест
ко защемленных в основании. Предполагается, что поперечный контур 
стержня (системы стержней) неизменяем.

При двухмерной расчетной схеме (рис. 22) здание рассматри
вается как плоская конструкция, способная воспринимать только та
кую внешнюю нагрузку, которая действует в ее плоскости. Для опре
деления усилий в стенах от горизонтальной нагрузки условно при
нимается, что все стены, параллельные действию нагрузки, располо
жены в одной плоскости и имеют одинаковые горизонтальные пере
мещения в уровне перекрытий.

При трехмерной расчетной схеме (рис. 23) здание рассматрива
ется как пространственная система, способная воспринимать прило
женную к ней пространственную систему сил. Трехмерная расчетная 
схема наиболее точно учитывает особенности взаимодействия несу
щих конструкций, но расчет на ее основе наиболее сложен.

ЗЛ1. В дискретных расчетных схемах неизвестные усилия или 
перемещения определяют для конечного количества узлов системы 
решения систем алгебраических уравнений. Дискретные расчетные 
системы наиболее приспособлены к условиям расчета на цифровых 
вычислительных машинах.

В дискретно-континуальных расчетных схемах неизвестные сило
вые факторы или перемещения задают в виде непрерывных функций 
вдоль одной из координатных осей (функциональные неизвестные). 
Неизвестные функции определяются решением краевой задачи для 
системы обыкновенных дифференциальных уравнений.

В континуальных расчетных схемах неизвестные силовые фак
торы или перемещения задают в виде непрерывных функций вдоль 
двух или трех координатных осей. Неизвестные функции определя
ются решением краевой задачи для системы дифференциальных урав
нений в частных производных.

3.12. При стержневых расчетных схемах несущая система зд а
ния рассматривается в виде: набора параллельно расположенных ба-
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Рис. 22. Двухмерные (плоские) расчетные схемы бескаркасных зда
ний
а — вертикальная диафрагма с проемами; 6 — плоский составной стержень; 
о — заменяющ ая рама; г — ферменная модель
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Рис. 23. Пространственные (трехмерные) расчетные схемы бескар
касных зданий
а — фрагмент здания; б — расчетная схема в виде системы консольных стерж
ней; в —>то же, пространственного составного стержня; г — пластинчатой сис
тем ы , рассчитываемой методом конечных элементов

лок с податливыми связями (составная балка), перекрестной систе
мы балок, многоэтажной многопролетной рамы, решетчатой системы 
и др. Для определения динамических характеристик здания вся не
сущая система здания может рассматриваться как один консольный 
стержень,

В расчетных схемах в виде перекрестных стержневых систем не
сущие балочные элементы расположены в двух плоскостях (верти
кальной и горизонтальной). Вертикальные несущие элементы эквива
лентны по жесткости стенам, горизонтальные — перекрытиям зда-
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ния. Принимается, что в местах пересечения несущих элементов их 
поперечные перемещения одинаковы. Перекрестная расчетная схема 
позволяет учесть изгиб перекрытий в собственной плоскости. Недо
статком расчетной схемы является то, что при ее использовании не 
учитывается совместность продольных деформаций параллельно рас* 
положенных стен, обеспечиваемая в здании стенами перпендикуляр
ного направления. Поэтому расчетную схему рекомендуется приме
нять для расчета на горизонтальные нагрузки только зданий с по
перечными несущими стенами при ненесущих продольных стенах.

В рамных расчетных схемах стены с проемами рассматриваются 
как многоэтажные плоские или пространственные многопролетные 
рамы. Стойками рам являются глухие (без проемов) участки стен, 
а ригелями — перемычки и перекрытия. При расчете рекомендуется 
принимать, что ригели имеют переменную жесткость (бесконечно 
большую в пределах длины простенков и конечную в местах про
емов). Для определения усилий в конструкциях зданий на основе 
рамной расчетной схемы используют универсальные программы рас
чета рамных систем.

При решетчатых расчетных схемах здание в целом или его от
дельные элементы (например, стены) заменяют системой вертикаль
ных, горизонтальных и наклонных стержней, шарнирно соединенных 
между собой.

3.13, При пластинчатых расчетных схемах стены и перекрытия 
здания рассматриваются как система тонкостенных плоскостных эле
ментов (пластинок), соединенных, как правило, в отдельных узлах. 
Для расчета отдельных пластинок используют численные методы те
ории упругости (метод сеток, прямые вариационные и др.), а так
же методы, в которых рассчитываемая непрерывная система заме
няется дискретной (метод конечных элементов, ферменной аналогии)*

3.14, При комбинированных расчетных схемах здание рассмат
ривается как пластинчато-стержневая система. Такие расчетные схе
мы рекомендуется применять для расчета зданий, в которых соче
таются каркасные элементы и стены.

3.15, При выборе расчетной схемы рекомендуется учитывать, что 
все они имеют ограниченные области применения, определяемые по
ложенными в их основу допущениями. Чем меньше допущений ис
пользует тот или иной метод, тем шире область его применения, но 
вместе с тем более трудоемок расчет.

Наиболее совершенными и универсальными являются расчетные 
схемы в виде пространственной (трехмерной) системы пластин или 
(и) стержней с дискретными связями между ними. При таких рас
четных схемах рекомендуется использовать для расчета метод конеч
ных элементов. Расчет выполняется по специальным программам на 
ЭВМ.
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Для расчета зданий, конструктивно-планировочные решения ко
торых не изменяются по высоте (регулярная система) или изменя
ются небольшое число раз (ступенчато-регулярная система), реко
мендуется использовать расчетную схему в виде вертикальной со
ставной системы. В составной системе различают несущие и связевые 
элементы. Несущими элементами многоэтажного здания являются 
участки стен, ограниченные в плане проемами или вертикальными 
стыковыми соединениями, а также стволы (ядра) жесткости, колон
ны, пилоны и другие вертикальные несущие конструкции. Связевы- 
ми элементами являются диски перекрытий, надпроемные перемыч
ки, ригели, соединения сборных элементов в вертикальных стыках. 
При расчете составных систем дискретные связевые элементы заме
няют эквивалентными по жесткости (или податливости) непрерывны
ми и используется дискретно-континуальная расчетная схема. Для 
бескаркасных зданий несущие элементы составной системы рекомен
дуется рассматривать как консольные тонкостенные стержни, дефор
мирующиеся за счет продольных усилий сжатия — растяжения, из
гиба и сдвига.

3.18. На начальных этапах проектирования здания рекомендует
ся использовать упрощенные расчетные схемы, позволяющие выпол
нять расчет без специальных программ.

Для зданий стеновой конструктивной системы расчетную схему 
рекомендуется принимать в виде системы вертикальных и горизон
тальных диафрагм жесткости.

В одну вертикальную диафрагму жесткости рекомендуется вклю
чать поперечную или продольную стену здания и примыкающие к ней 
участки стен перпендикулярного направления. Стены, имеющие по 
длине в плане разрывы или проемы, перемычки над которыми цеобес- 
печивают перераспределение усилий между простенками, расчленяют 
на несколько вертикальных диафрагм жесткости.

Размеры в плане простенков, примыкающих к основной стене 
диафрагмы жесткости, рекомендуется принимать не более 0,1 высоты 
здания и не более половины расстояния до соседней стены, парал
лельно стенке рассматриваемого несущего элемента.

3.17, Вертикальную диафрагму жесткости, имеющую регулярно 
расположенные по высоте проемы, вертикальные стыки или швы бе
тонирования, рекомендуется рассматривать как составную систему 
из т  столбов, соединенных (m— 1) рядами связей сдвига (рис. 24).

Для каждого столба рекомендуется определять приведенный мо
дуль деформации E fe(it учитывающий влияние горизонтальных сты
ков сборных элементов или горизонтальных швов бетонирования 
стен из монолитного бетона, а также продолжительность действия 
нагрузки и вычисляемый по формуле

E Ted =  Еь/(Угъ +  Ьс EbIHet)* О)
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Рис. 24. Расчет вертикальной диафрагмы жесткости с проемами (а) 
как составного стержня (б)

где Е ъ — начальный модуль упругости бетона стены, принимаемый 
по нормам проектирования бетонных и железобетонных конструкций; 
для сборных элементов, изготавливаемых в кассетных установках, 
а также стен из монолитного бетона, возводимых в переставных 
опалубках, приведенные в нормах значения начальных модулей упру
гости следует умножать на коэффициент 0,85; ф*ь— коэффициент, 
учитывающий влияние ползучести бетона и зависящий от длитель
ности действия нагрузки; при расчете на кратковременные нагрузки 
коэффициент (pfb принимается равным: 1,2 — для тяжелого бетона
и легких бетонов при плотном мелком заполнителе; 1,4 — для легких 
бетонов на пористом мелком заполнителе; 1,1 — для плотных сили
катных бетонов;
при расчете на длительно действующие нагрузки коэффициент ф*ь 
вычисляется по формуле

Ф*ь = 1 + 0>£&» (2)
Сь — предельная мера ползучести бетона, принимаемая для сборных 
элементов стен по табл. 5; Яс — коэффициент податливости горизон
тального стыка при сжатии определяемый в зависимости от длитель
ности действия нагрузки по рекомендациям прил, 4,
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Т а б л и ц а  5

Бетон и технология 
изготовления

Предельная мера ползучести С& 
класса по прочности

• 105, МПа для бетонов 
на сжатие

В2,5 В3,5 В5 В7,5 В12,5 В15 В20 В25 взо

Тяжелый, пропа
ренный при фор
мовании:

горизонтальном 15 11 9 7 5
вертикальном в — — 17 13 11 8 —»
кассетах

Плотный силикат
ный
на вяжущем: 

известково-пес 18 12,5 9,5 7 5
чаном
известково . - _ 8 6,5 5,5 5 4
шлаковом 

Легкий, на пори 50 35 27 22 16 12 9 7 _

стых заполнителях 
Ячеистый, вида:

А 80 64 36 34 30
Б ПО 87 48 47 44 — — — —

П р и м е ч а н и я :  1. Для районов со средней относительной 
влажностью воздуха 40 % и ниже, относимых согласно требованиям 
СНиП 11-3-79** к «сухим», табличные значения предельной меры 
ползучести бетона следует увеличивать на 30 %. 2. Для элементов 
толщиной более 20 см приведенные в табл. 5 значения следует ум
ножать на коэффициент 0,9. 3. Виды ячеистых бетонов см. в п. 5 
лримеч, к табл. 4.

3.18. В составной системе рекомендуется различать жесткие 
и податливые связи сдвига.

Связь сдвига i между столбами t, i + 1 считается жесткой, если 
выполняется условие

14 > 12/л, (3)

=  У Het VгАт<, (4)
где п — количество этажей здания; Het — высота типового этажа;

— податливость при сдвиге связи между столбами i и (Й-1), кото
рая для связей в виде перемычек равна податливости перемычки при 
перекосе, а для связей в виде вертикальных стыковых соединений 
равна податливости связей одного этажа (определяются по рекомен
дациям прил. 4), у i — параметр, определяемый по формулам;

при расчете на нагрузки и воздействия, не вызывающие изгиб 
столбов (например, вертикальные нагрузки, неодинаковая усадка 
стен),

Щ Е , А г) + 1 / ( Е ш А 1+1У, (5)

62



при расчете на нагрузки и воздействия, вызывающие изгиб стол
бов (например, горизонтальные нагрузки),

^  =  Щ Е , А .) +  l / (E t + l + A l + l ) +  L * / (E t / ,  +  E i+1  / i+ 1 ); (б)

где Л*, A m  — площади горизонтальных сечений соответственно 
столбов/и  ( / + 1 ) ;  Ей E i+ i  — приведенные модули деформации стол
бов i и ( i+ 1 ) ,  вычисляемые по формуле (1).

Столбы, соединенные жесткими связями сдвига, разрешается для 
расчета объединять в один столб.

Приближенные методы определения усилий 
в несущих конструкциях зданий стеновой 

конструктивной системы

3.19. Усилия в конструкциях разрешается определять, исполь
зуя следующие допущения:

принцип независимости действия сил;
линейную зависимость между напряжениями и вызываемыми 

ими деформациями (или между усилиями и перемещениями);
линейный характер изменения деформации по длине глухих уча

стков панелей (гипотеза плоских сечений).
3.20. Принцип независимости действия сил при расчете стен на 

изгиб в их плоскости предполагает расчет по недеформированной 
схеме. Для зданий, масса которых не изменяется по высоте, расчет 
на совместное действие вертикальных и горизонтальных нагрузок 
разреш ается выполнять по недеформированной схеме, если выполня
ется условие

/ < 0 , Ш / ( р / / ) ,  (7)

где / — прогиб верха здания от горизонтальной нагрузки, опреде
ленный без учета совместного влияния вертикальных и горизон
тальных нагрузок; М — изгибающий момент в основании здания от 
горизонтальной нагрузки; р — распределенная по высоте здания на
грузка от собственного веса конструкций; Н  — высота здания.

Д ля зданий перекрестно-стеновой системы высотой 17 и менее 
этажей условие (7) допускается не проверять; расчет таких зданий 
разреш ается выполнять по недеформированной схеме.

3.21. Усилия, действующие в плоскости стен и перекрытий, и уси
лия, вызывающие изгиб панелей из плоскости, допускается опреде
лять независимо. При этом усилия, действующие в плоскости кон
струкций, разрешается определять из рассмотрения плоского напря
женного состояния, считая, что изгиб из плоскости отсутствует. Уси
лия, вызывающие изгиб стен из плоскости, определяют, считая стены 
и перекрытия недеформируемыми в собственной плоскости.

3.22. Усилия в статически неопределяемой системе здания, най
денные исходя из линейной зависимости между напряжениями и вы-
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зываемыми ими деформациями, допускается корректировать путем 
введения самоуравновешенных внутренних сил, учитывающих час
тичное перераспределение усилий за счет нелинейной работы конст
рукций. При этом необходимо, чтобы поперечные силы в расчетных 
сечениях стен изменялись не более чем на 30 %,

При выполнении расчетов с учетом перераспределения усилий 
следует конструктивно предотвращать возможность хрупкого раз
рушения конструкций. С этой целью следует:

перемычки, работающие как связи сдвига между вертикальны
ми несущими элементами, проектировать так, чтобы прочность на
клонных сечений превышала прочность нормальных сечений не ме
нее чем в 1,2 раза;

вертикальные стыки сборных элементов стены выполнять в виде 
железобетонных шпоночных соединений;

не допускать разрушения стены по наклонным сечениям.
3.23. Для определения усилий от вертикальных нагрузок и не

одинаковых температурных и усадочных деформаций сопрягаемых 
стен допускается диагфрагмы жесткости рассчитывать независимо, 
при этом для симметричных в плане зданий принимать, что гори
зонтальные перемещения в уровне перекрытий равны нулю.

3.24. Усилия в конструкциях здания от постоянных вертикаль
ных нагрузок рекомендуется определять с учетом изменения рас
четной схемы здания в процессе его возведения, поэтажного загру- 
жения конструкций и перераспределения вертикальных нагрузок 
вследствие неодинаковой усадки бетона сопрягаемых стен.

Для бескаркасных полносборных зданий разрешается опреде
лять усилия от постоянных вертикальных нагрузок исходя из двух 
расчетных случаев.

В первом случае (зимний монтаж) принимается, что до оконча
ния возведения здания деформации усадки материала стен не воз
никают, а перераспределение вертикальных нагрузок возможно толь
ко между столбами, которые соединены перемычками, являющимися 
составными частями сборных элементов, или сваркой закладных де
талей. Если обеспечено нарастание прочности бетона (раствора) 
в вертикальных стыках (например, за счет прогрева стыков), то до
пускается учитывать также сопротивление сдвигу шпоночных сое
динений сборных элементов.

Усилия в стенах, найденные исходя из указанных допущений, 
используются для проверки прочности стен в стадии возведения зда
ния, в том числе для проверки прочности стен на момент оттаива
ния раствора, уложенного в горизонтальные стыки при отрицатель
ных температурах наружного воздуха.

Во втором расчетном случае (летний монтаж) условно принима
ется, что деформации усадки бетона стен полностью проявляются за
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время монтажа здания. Усилия в конструкциях определяются с уче
том стадийности возведения здания исходя из проектных характе
ристик бетона (раствора), которым заполнены стыки. При этом 
рекомендуется считать, что связи сдвига в виде перемычек, являю
щихся составной частью сборного элемента, включаются одновремен
но с возведением очередного этажа, а связи сдвига в виде замоно- 
личиваемых бетоном шпоночных соединений включаются с отстава
нием на два этажа. Время включения связей сдвига в виде сварных 
соединений закладных деталей следует принимать в зависимости от 
принятой технологии возведения здания.

Для эксплуатационного (послемонтажного) периода необходи
мо определять возможное дополнительное перераспределение усилий, 
вызванное в случае зимнего монтажа влиянием неодинаковой усад
ки и ползучести материала столбов, а в случае летнего монтажа — 
только из-за неодинаковой ползучести материала столбов.

Расчетные усилия в столбах принимаются по наибольшим зна
чениям усилий первого и второго расчетных случаев. Указанные уси
лия суммируются с учетом знаков с усилиями от временных верти
кальных и горизонтальных нагрузок, температурных воздействий 
и неравномерных деформаций основания.

3.25, Расчет конструкций здания на климатические температур
ные воздействия выполняют с целью определения усилий:

а) в продольных стенах и перекрытиях, возникающих из-за стес
нения их температурных деформаций основанием;

б) в наружных и внутренних стенах и их стыках, возникающих 
из-за неодинаковых температурных деформаций этих стен;

в) в наружных стенах и связях с внутренними конструкциями, 
возникающих из-за перепада температур по толщине наружных стен.

Усилия, указанные в п. 3.25, а, определяются только для строи
тельного периода; остальные усилия — для эксплуатационного пе
риода.

Усилия от температурных воздействий для периода возведения 
здания определяются как для неотапливаемого здания. При этом 
допускается не учитывать перепады температур по толщине ограж
дающих конструкций.

Расчет на температурные воздействия для эксплуатационного 
периода производится как для отапливаемого здания.

3.26. При расчете конструкций крупнопанельных зданий реко
мендуется учитывать, что при отсутствии вертикальных связей меж
ду стеновыми панелями смежных этажей горизонтальные стыки не 
сопротивляются растягивающим усилиям. В отапливаемом здании 
при отрицательных температурах наружного воздуха вследствие не
одинаковых температурных деформаций наружных и внутренних стен 
в верхних этажах могут раскрываться горизонтальные стыки, а па-
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нели наружных стен полностью передавать нагрузку от собственного 
веса через вертикальные стыки на внутренние конструкции («зави
сать» на них). Раскрытие горизонтальных стыков и «зависание» час
ти наружных стеновых панелей на внутренних конструкциях приво
дит к изменению расчетной схемы.

При расчете здания на температурные воздействия с учетом рас
крытия горизонтальных стыков принимается, что по мере увеличе
ния разности средних температур наружных и внутренних стен пер
воначально раскрываются стыки в верхнем этаже, затем в предше
ствующем и т. д.

Перераспределение усилий в конструкциях здания вследствие 
температурного укорочения наружных стен при эксплуатации зда
ния зимой рекомендуется определять в следующей последователь
ности:

а) от расчетной разности средних температур наружных и внут
ренних стен At определяются усилия в составной системе высотой п 
этажей; если во всех этажах горизонтальные стыки наружных стен 
сжаты с учетом усилий от вертикальных нагрузок и температурных 
воздействий, то найденные усилия являются расчетными; если в верх
нем или в нескольких верхних этажах горизонтальные стыки наруж
ной стены оказываются растянутыми, то необходимо вычислить раз
ность относительных температур наружных и внутренних стен А/ь 
при которой растягивающие усилия в горизонтальном стыке равны 
нулю и определить усилия в конструкциях при этой разности темпе
ратур;

б) количество этажей в расчетной схеме уменьшается на еди
ницу; нагрузка от веса конструкций одного этажа наружной стены 
прикладывается к внутренним стенам, с которыми наружная стена 
соединена связями сдвига для новой расчетной схемы (с уменьшен
ным числом этажей) определяются дополнительные усилия от раз
ности температур (А/—A /i); если во всех этажах, кроме верхнего, 
горизонтальные стыки сжаты, то полученные усилия суммируются 
с подсчитанными на предыдущем этапе расчета и используются для 
проверки прочности конструкций; если снова имеются pacTHHyfbie 
горизонтальные стыки, то расчет повторяется.

3.27. Для составной системы из двух столбов (с одним рядом 
продольных связей сдвига) усилия рекомендуется определять по фор
мулам:

Усилия от веса конструкций здания. Продольная сила 7 *, пере
распределяемая между столбами в уровне перекрытия над этажом 

п0 при возведении этажа h < n
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где у — параметр, вычисляемый по формуле (3); п — количество 
этажей здания; по — количество этажей, в которых связи считаются 
незамкнутыми в момент приложения нагрузки от очередного монти
руемого этаж а (см. п. 3.24); е* — разность относительных дефор
маций столбов в основной систем (без связей сдвига) от вертикаль
ной нагрузки, прикладываемой на этапе / (в промежутке времени 
между замыканием связей на этаж ах /—*1 и /) ; для регулярной по 
высоте составной системе при j < n

при

Cl О* .
(9)Е% А%

Л Л

^  ̂ "■ _  ̂ « (10)
А\ Е% Af

Gи G2 — вертикальные нагрузки соответственно на первый и второй

столб от веса конструкций одного этаж а; Gu — то же, от веса 
конструкций крыши;

г = 1  +  0,5ца +  К ( 1 + 0 ,5 ц ‘ ) » - 1 ;  (11)
\х — вычисляется по формуле (2).

Продольные сжимающие силы в уровне перекрытия над l-м эта
жом, соответственно в первом и втором столбах на момент окон
чания монтажа здания

Мц — (ft — * +  0  Gi +  O t— Т\\ (12)

— ( п  — * +  0  ^2 +  +  7\ . (13)
Сдвигающая сила в связях /-го этажа определяется по фор

мулам:
при i < n  — n0 V i*= T i  — (14)
при t = n  — n0 V f = T it

Усилия от временной нагрузки на перекрытия и кровлю. Про
дольная сила, перераспределяемая между столбами в уровне пере
крытия над f’-м этажом

Т [ я - i + l -
rl - t _ r- \ - 2 n + l  I

( г -  l ) ( l+ / ' -2n- 1)J +

где в — Р i /(E i A±) Р 2/(Zi2 ^ 2) >

r - n (r‘ + r - { ) ]
l +  r-2«-l J (15)

(16)

8 =  A /(£ i ^ )  -Рг/(ЕгАг), (17)
P\> P 2 — временная нагрузка соответственно на первый и второй

Л Л
столб от междуэтажного перекрытия; Р ь Р% — то же, от крыши.
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Продольные сжимающие силы в уровне i-ro этажа соответствен* 
но в первом и втором столбах

где сила Т( вычисляется по формуле (15).
Сдвигающие усилия в связях i-ro этажа определяют по форму

лам (12) и (13), принимая Л = п0—0.
Уг.илия от неодинаковой усадки стен и температурных воздей

ствий.
Продольная сила, перераспределяемая между стенами в уровне 

перекрытия над i-м этажом

где вь е2 — деформации усадки бетона соответственно первого и вто
рого столбов; у, г — величины, вычисляемые соответственно по фор
мулам (5) и (11) для случая длительных нагрузок.

4.1. Для жилых зданий рекомендуется применять следующие ти
пы фундаментов; ленточные (сборные и монолитные), плитные 
и свайные. Для зданий каркасной конструктивной системы, а также 
малоэтажных зданий стеновой конструктивной системы рекоменду
ется также применять столбчатые фундаменты.

4.2. Сборные ленточные фундаменты рекомендуется проектиро
вать с использованием типовых фундаментных плит по ГОСТ 
13580—85 или блоков по ГОСТ 13579—78*. Можно применять 
сплошную и прерывистую схемы расстановки элементов ленточных 
фундаментов.

Монолитные ленточные фундаменты рекомендуется выполнять 
в виде отдельных или перекрестных лент, имеющих прямоугольное 
или ступенчатое сечение. Для возведения монолитных ленточных фун
даментов рекомендуется применять мелкощитовую опалубку. При 
сухих связных грунтах ленточные фундаменты рекомендуется воз
водить методом «стена в грунте» или в вытрамбованных котлованах 
(без Опалубки).

При выборе типа ленточного фундамента рекомендуется учиты
вать следующее: применение сборных фундаментов позволяет сни
зить продолжительность возведения фундаментов на 20—30 % 
и уменьшить затраты труда на строительной площадке; суммарные 
затраты труда на возведение сборных и монолитных фундаментов 
примерно одинаковые; по стоимостным показателям, энергоемкости,

(18)

(19)

(20)

4. ФУНДАМЕНТЫ
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расходу цемента и арматурной стали монолитные фундаменты эко
номичнее сборных. Поэтому для жилых зданий рекомендуется пред* 
почтительно применять монолитные ленточные фундаменты.

4.3. Плитные фундаменты рекомендуется выполнять в виде мо
нолитных железобетонных плоских или ребристых плит. В зданиях 
стеновой конструктивной системы плитный фундамент рекомендуется 
устраивать под всем зданием; в зданиях ствольно-стеновой и кар
касно-ствольной конструктивных систем допускается устраивать 
плитный фундамент только под стволами (ядрами жесткости).

4.4. Столбчатые фундаменты рекомендуется выполнять преиму
щественно монолитными, в том числе в вытрамбованных котлова
нах.

4.5. Свайные фундаменты в зависимости от инженерно-геологи
ческих и производственных условий и конструктивных особенностей 
здания могут проектироваться забивными или набивными.

Свайные фундаменты с однорядным расположением свай реко
мендуется выполнять безростверковыми. При этом следует прове
рять расчетом необходимость усиления стен первого этажа и цо
кольного перекрытия. Допускается применять сборные ростверки, ко
торые опираются на сваи и грунт (низкий ростверк) или только на 
сваи (высокий ростверк).

Свайные фундаменты с многорядным расположением свай реко
мендуется проектировать с низким ростверком из монолитного бето
на. При двухрядном расположении свай можно применять сборный 
ростверк.

4.6. Забивные сваи могут применяться при любых сжимаемых 
грунтах кроме крупнообломочных и насыпных грунтов, содержащих 
жесткие включения (остатки разрушенных каменных и бетонных 
конструкций (строительный мусор и т. п.). Забивные сваи не реко
мендуется опирать на заторфованные грунты и торфы, илы, глинис
тые текучей консистенции и другие сильно сжимаемые грунты.

Забивные сваи рекомендуется выполнять из железобетона.
Для деревянных панельных зданий допускается применять сваи 

из круглого леса с необходимой защитой в соответствии с ГОСТ 
02022.2—80*.

Железобетонные сваи могут проектироваться цельными или со
ставными. Рекомендуется применять следующие виды свай.

Сваи цельные с предварительно напряженной продольной арма
турой (стержневой или из семипроволочных прядей) и с попереч
ной арматурой сечением от 20X20 до 40X40 см, длиной от 3 до 20 м 
(ГОСТ 19804.2—79*) рекомендуются при любых основаниях, для ко
торых возможно применение забивных железобетонных свай.

Сваи цельные с предварительно напряженной продольной арма
турой без поперечного армирования сплошного сечения 25X25
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и 30X30 см, длиной от 5 до 12 м (ГОСТ 19804,4—78*) рекоменду
ются для оснований, сложенных из выдержанных по толщине (с от- 
клонением не более 1 м) слоев, сложенных песками средней плот
ности и рыхлыми, супесями пластичной и текучей консистенции. Не 
рекомендуется применять такие сваи при пучинистых грунтах, если 
силы пучения превышают значение вертикальной нагрузки на сваю, 
при наличии сил выдергивания, а также при погружении свай в грунт 
с помощью вибрации. При высоком свайном ростверке верх сваи мо
жет выступать над поверхностью грунта не более чем на 2 м.

Сваи цельные с ненапрягаемой продольной и поперечной арма
турой сечением от 20x20  до 40X40 см, длиной от 3 до 16 м (ГОСТ
19804.1—79*) можно применять в тех же грунтовых условиях, что 
и сваи с предварительно напряженной арматурой.

Сваи цельные с круглой полостью с напрягаемой и ненапрягаемой 
арматурой сечением 25X25, 30X30, 40X40 см, длиной от 3 до 12 м 
(ГОСТ 19804.3—80*) рекомендуются применять в тех же условиях, 
что и сваи сплошного сечения без поперечного армирования.

Пирамидальные сваи с малыми углами наклона боковых граней 
(1—4°) рекомендуется применять как висячие в однородных по глу
бине грунтах, а также в случаях, когда свая прорезает слои плот
ного грунта, а ее нижний конец заглубляется в более слабый грунт. 
Такие сваи не рекомендуется применять при насыпных, мерзлых, 
просадочных, набухающих и пучинистых грунтах, если силы пучения 
превышают вертикальную нагрузку иа сваю.

Сваи составные сплошного сечения рекомендуется применять 
в следующих случаях:

при необходимости заглубления свай в несущий слой, кровля 
которого имеет невыдержанное залегание в пределах контура про
ектируемого здания;

при отсутствии копрового оборудования, необходимого для по
гружения свай длиной более 12—14 м;

при затруднениях в транспортировании длинномерных свай, вы
званных дорожно-транспортными условиями или стесненностью стро
ительной площадки;

при возможности уменьшения сечения сваи, если при этом несу
щая способность составной сваи соответствует расчетной нагрузке.

4.7. Набивные бетонные сваи рекомендуется применять при не
обходимости устройства свайных фундаментов, когда нельзя при
менить забивные сваи по грунтовым условиям (см. п. 4.6) или из-за 
расположенных вблизи существующих построек, а также на пло
щадках со сложными инженерно-геологическими условиями.

Рекомендуется применять следующие виды набивных свай.
Буронабивные сваи диаметром ствола 40 см и более с ушире- 

нием в нижней части или без уширения, устраиваемые без крепления
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или с креплением стенок скважины, рекомендуются для применения 
при больших сосредоточенных нагрузках и длине сваи 10 м и более. 
Буронабивные сваи не рекомендуется применять при наличии агрес
сивных грунтовых или производственных вод.

Набивные сваи устраивают в скважинах, которые пробивают, за 
бивая инвентарные трубы, извлекаемые по мере бетонирования. Та
кие сваи применяют в водонасыщенных грунтах и при резких изме
нениях глубины залегания плотных грунтов несущего слоя.

Монолитные свайные фундаменты, устраиваемые в вытрамбо
ванных котлованах с предварительным доуплотнением грунта под 
острием сваи каменной отсыпкой, рекомендуются при просадочных 
грунтах I типа в качестве столбчатых фундаментов.

4.8. Для призматических забивных свай, а также пирамидаль
ных с малым уклоном рекомендуется применять сборные оголовки. 
При однорядном расположении свай рекомендуется применять ого
ловки цилиндрической формы с внутренней полостью в форме сту
пенчатого усеченного конуса. Армирование оголовка рекомендуется 
выполнять арматурным каркасом цилиндрической формы. При двух
рядном расположении свай рекомендуется применять прямоугольные 
оголовки.

4.9. Тип фундамента рекомендуется выбирать на основе технико
экономических сопоставлений вариантов с учетом конкретных инже
нерно-геологических условий площадки строительства, материально
производственной базы и обеспечения предельно допустимых дефор
маций основания.

В типовом проекте жилого здания рекомендуется разрабатывать 
не менее двух вариантов разных типов фундаментов.

5. СТЕНЫ И ПЕРЕГОРОДКИ

5.1. В настоящем разделе изложены рекомендации по проекти
рованию сборных и монолитных стен из бетона и железобетона, 
а также наружных стен и перегородок из листовых материалов на 
каркасе.

При проектировании стен каменных и блочных зданий следует 
руководствоваться положениями СНиП Н-22-81. Проектирование 
деревянных панельных стен рекомендуется выполнять согласно «Р у
ководству по проектированию конструкций деревянных панельных 
жилых домов» (ЦНИИЭП граждансельстрой, М., Стройиздат, 1984).

5.2. При проектировании следует различать следующие типы 
стен:

по восприятию вертикальной нагрузки — несущие, самонесущие 
и ненесущие (см. п. 2.3 настоящего Пособия);

по назначению — наружные и внутренние;
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по числу основных слоев— однослойные и слоистые.
Основными слоями стены называются все слои по тол

щине стены, в том числе тепло- или звукоизоляционные слои, 
за исключением защитно-декоративных, отделочных слоев, а также 
слоев из рулонных или пленочных материалов и воздушных про
слоек.

Стены и перегородки можно проектировать однослойными и сло
истыми. Конструкцию стены следует выбирать на основе технико
экономических расчетов.

5.3. Наружные однослойные стены рекомендуется проектировать 
сплошного сечения из плотного легкого бетона, автоклавного ячеис
того бетона и естественных каменных материалов (блоки из извест
няка, туфа, ракушечника и др.).

В наружных однослойных стенах из легкого бетона рекоменду
ется предусматривать применение заполнителей:

крупного заполнителя из керамзитового гравия (ГОСТ 9759—83), 
перлитового щебня (ГОСТ 10832—83*), аглопоритового щебня 
(ГОСТ 11991—83), шлаковой пемзы (ГОСТ 9760—86), шунгизито- 
вого гравия (ГОСТ 19345—83), доменного гранулированного шлака, 
а также естественных пористых заполнителей (вулканический шлак, 
пемза, туф);

мелкого заполнителя из дробленого керамзитового песка, вспу
ченного перлитового песка плотностью 200—400 кг/м3, золы ТЭС 
и золошлаковых смесей.

Для наружных однослойных стен рекомендуется предусматри
вать применение легкого бетона плотной структуры с объемом меж
зерновых пустот не более 3 %.

5.4. Для наружных двухслойных стен из монолитно соединенных 
между собой двух основных слоев рекомендуется проектировать 
внутренний слой несущим, а наружный — теплоизоляционным. Внут
ренний слой рекомендуется проектировать из тяжелого или легкого 
бетона плотной структуры с межзерновой пористостью не более 3% , 
наружный слой — из легкого крупнопористого или бетона плотной 
структуры с межзерновой пористостью не более 6 %. Наружный за
щитно-декоративный слой следует выполнять из плотного мелкозер
нистого бетона.

5.5. Наружные трехслойные стены можно проектировать с внеш
ними слоями из бетона или листовых материалов.

В трехслойных бетонных стенах внешние бетонные слои реко
мендуется выполнять из тяжелого бетона или плотного легкого бе
тона с межзерновой плотностью не более 3 %.

Для внутреннего теплоизоляционного слоя рекомендуется при
менять следующие виды утеплителей со средней плотностью не более 
400 кг/м3:



плиты из полистирольного пенопласта вида ПСБ и ПСБ-С (ГОСТ 
1 5 5 8 8 -8 6 );

плиты из пенопласта на основе резольных формальдегидных смол 
(ГО СТ 20916—87);

плиты из перлитопластобетона (ТУ 480-1-145—76);
жесткие минераловатные плиты на синтетическом связующем 

(ГО СТ 9 5 7 3 -8 2 ) ;
плиты фибролитовые на портландцементе (ГОСТ 8928—81);
плиты теплоизоляционные из стеклянного штапельного волокна 

(ГОСТ 10499—78);
блоки из ячеистого бетона.
Для трехслойных бетонных стен можно также предусматривать 

заливочные составы на основе органических и (или) неорганических 
компонентов, твердеющих (или приобретающих необходимую струк
туру и прочность) в процессе изготовления конструкций стены (на
пример, легкий бетон на пористых неорганических или органических 
заполнителях, ячеистый бетон, пенопласты и др.).

Для теплоизоляционного слоя наружных трехслойных стен из 
листовых материалов рекомендуется применять плиты минераловат
ные на синтетическом связующем марки 125 (ГОСТ 9573—82), по- 
лужесткие стекловолокнистые плиты (ГОСТ 10499—78), а также 
заливочные трудновоспламеняемые карбамидные пенопласты.

В стеновых панелях с алюминиевыми обшивками, проектируе
мых для Крайнего Севера и труднодоступных районов, рекоменду
ется теплоизоляционный слой выполнять из плит пенополистирола 
ПСБ и ПСБ-С (ГОСТ 15588—86), из заливочных или напыляемых 
полиуретановых пенопластов (трудновоспламеняемых или трудно
сгораемых).

5.6. Внутренние однослойные стены рекомендуется проектиро
вать сплошного сечения из тяжелого бетона, плотного силикатного 
или плотного легкого бетона. По конструктивным соображениям 
(например, для размещения каналов вентиляции, увеличения пло
щади опирания сборных плит перекрытий) внутренние стены могут 
иметь пустоты.

5.7. Для армирования стен рекомендуется применять арматур
ную сталь следующих видов и классов:

в качестве рабочей арматуры — стержневую арматуру классов 
А -Ш  и Ат-Ш С, арматурную проволоку класса В р-I, а также стерж
невую арматуру классов A-I и А-И в случаях, когда использование 
арматуры классов А-Ш , А т-Ш С и В р-I нецелесообразно или не 
допускается нормами проектирования;

в качестве конструктивной арматуры — арматуру классов A-I 
и Вр-1;

в качестве деталей для подъема — арматуру класса АС-П.
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5.8. Для гибких металлических связей, соединяющих внешние 
бетонные слои трехслойных стен, следует применять арматурные 
строительные стали, имеющие необходимую коррозионную стойкость 
в условиях эксплуатации. При наличии данных о коррозиестойкости 
допускается применять арматуру классов A-I, А-П и Вр-I с проти
вокоррозионным покрытием,

5.9. Принимаемые в проектах конструкции заполнения оконных 
и дверных проемов по теплозащитным свойствам должны соответ
ствовать требованиям, установленным СНиП II-3-79**.

Заполнение оконных проемов в районах с разностью темпера
тур внутреннего воздуха и средней температурой наиболее холод
ной пятидневки до 49 °С рекомендуется проектировать с двойным 
остеклением, а при разности температур 50 °С и более — с тройным 
остеклением (с раздельно-спаренными переплетами).

5.10. Стыки между гранями оконных и дверных проемов и их 
заполнениями рекомендуется герметизировать нетвердеющими ма
стиками по всему периметру сопряжений. Водонепроницаемость при
мыкания нижнего узла оконного заполнения к граням проема панели 
наружной стены должна быть обеспечена конструктивными ме
рами за счет придания нижней части проема конфигурации, обеспе
чивающей отвод воды из-под оконного блока.

5.11. Прочность несущих и самонесущих стен при сжатии по 
горизонтальным сечениям рекомендуется обеспечивать прочностью 
бетона без учета их армирования.

Допускается предусматривать усиление стен по горизонтальным 
сечениям расчетной арматурой на участках, ослабленных примыка
ющими проемами, или же при необходимости сохранения в нижних 
этаж ах принятой для здания толщины стен, если это технологиче
ски и экономически не обеспечивается выбором необходимой марки 
бетона.

П р и м е ч а н и я :  1. Сечения стен, прочность которых обеспе
чивается только сопротивлением бетона, называются бетонными; се
чения стен, прочность которых обеспечивается совместно сопротив
лением бетона и арматуры — железобетонными. 2. Минимальный 
процент вертикальной арматуры железобетонных сечений должен 
удовлетворять требованиям СНиП 2,03.01—84.

5.12. Толщины несущих и самонесущих стен по условиям обес
печения прочности при внецентренном сжатии следует принимать 
такими, чтобы их гибкость не превышала значения, указанные 
в табл. 6.

5.13. При назначении толщин стен следует учитывать требова
ния к тепло- и звукоизоляции и огнестойкости.

Толщины наружных стен следует назначать кратными 25 мм, 
толщины внутренних стен и перегородок — кратными 20 мм.
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Т а б л и ц а  б

Стена Материал элементов отены 
и армирование

Предельная
гибкость

Предельное 
значение отно

шения IJh 
для однослой

ных стен 
сплошного 
сечения

Однорядной 
разрезки из 
сборных эле

Тяжелый бетон, легкий 
бетон на пористых запол
нителях:

ментов, моно железобетонные 120 35
литная стена элементы бетонные 90 26
Двухрядной 
разрезки из 
сборных эле
ментов

Железобетонные и бетон
ные элементы из авто
клавного ячеистого бето
на
Панели из бетона всех 
видов:

70 20

при сварных соедине
ниях панелей в мон
тажных горизонталь
ных швах

70 20

при отсутствии свар
ных соединений

42 12

П р и м е ч а н и е .  Расчетная длина панелей /о определяется по 
п. 5.19 настоящего Пособия. Радиус инерции вычисляется по форму
ле V IIА* где /  — момент инерции горизонтального сечения отно
сительно оси, проходящей через центр сечения и параллельной 
плоскости стены, А — площадь горизонтального сечения.

РАСЧЕТ ПРОЧНОСТИ СТЕН ИЗ БЕТОННЫХ МАТЕРИАЛОВ

5.14. Для расчета прочности стен из несущей системы здания 
рекомендуется выделять вертикальные элементы (столбы), состоя
щие из расположенных друг над другом простенков, которые огра
ничены по вертикали проемами и стыками сборных элементов стены. 
Простенки, соединенные между собой жесткими связями сдвига (см, 
п. 3.18), рекомендуется рассматривать как один столб, который мо
жет иметь плоскую или неплоскую форму. Столб считается плоским, 
если он образован расположенными в одной плоскости простенками 
одинаковой толщины, неплоским — если он образован расположен
ными в разных плоскостях простенками или простенками одной сте
ны, но разной толщины.

5.15. Плоский столб может иметь прямоугольную, тавровую, 
двутавровую или иную форму в плане. Допускается считать форму 
горизонтального сечения столба прямоугольной, если он образован 
простенком (или простенками) однослойной стены без пустот, при
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этом местные отклонения от прямоугольной формы (например, из- 
за неплоской формы вертикальных торцов панелей, наличия борозд, 
ниш и т. п.) составляют не более 0,1 площади горизонтального се
чения. Плоский столб, образованный простенками многопустотной 
или слоистой стены, при расчете рассматривается как двутавровый 
или тавровый. Для слоистых стен, несущие слои которых выполнены 
из разных материалов, все слои приводятся к одному из них путем 
умножения их фактической ширины (размер вдоль длины плоского 
столба) на коэффициент, равный отношению модулей упругости дан
ного слоя и слоя, к которому приводятся остальные (при опреде
лении усилий в слоях) или призменных прочностей слоев (при про
верке несущей способности).

6.16. Неплоский столб рекомендуется рассматривать как систе
му плоских элементов (полос), жестко соединенных между собой 
в местах сопряжения. Полосы, расположенные в плоскости изгиба 
столба, называются стенками, а примыкающие к ним остальные по
лосы — полками столба. В настоящем Пособии рассматривается 
расчет неплоских столбов, имеющих только одну стенку. Неплоские 
столбы с несколькими стенками для расчета прочности допускается 
расчленять на части, в пределах каждой из которых имеется по 
одной стенке.

5.17. Усилия от внешних нагрузок и воздействий следует опре
делять с учетом совместной работы всех столбоз, объединенных 
в единую несущую систему перекрытиями, перемычками и вертикаль
ными стыковыми соединениями.

После того, как определены усилия в каждом из столбов, рас
чет их прочности разрешается выполнять с использованием допу
щения, что в уровне перекрытий столбы имеют жесткие или упру
гие горизонтальные опоры.

Горизонтальные опоры разрешается считать жесткими для стен 
зданий перекрестно-стеновой системы (см. п. 2.4), а также для зда
ний других систем, если расстояние между поперечными жесткими 
конструкциями не превышают значений, приведенных в СНиП
11-22-81 для первой группы кладки.

В остальных случаях, в том числе для самонесущих стен, со
единенных с перекрытиями связями, горизонтальные опоры счита
ются упругими.

Стены, на которые не опираются перекрытия, при отсутствии 
связей следует рассчитывать как свободно стоящие.

При жестких горизонтальных опорах принимается, что в уровне 
перекрытий простенки, образующие столб, закреплены от переме
щений из плоскости стены в уровне опор. Неплоские столбы счита
ются, кроме того, закрепленными от перемещений из плоскости 
в местах пересечения стен.
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При упругих горизонтальных опорах расчет прочности столба 
следует выполнять методами строительной механики с учетом по
датливости связей между столбом и поддерживающими его попе
речными конструкциями.

5.18. В зависимости от конструктивного решения узлов сопря
жения сборных стен с перекрытиями принимается, что простенки 
в уровне перекрытий имеют шарнирное или упругое соединение. При 
шарнирном соединении поворот сборных элементов в стыках счита
ется ничем не ограниченным. При упругом соединении предполага
ется, что взаимный поворот сборных элементов ограничен сопротив
лением горизонтальных растворных швов и плит перекрытий, кото
рые опираются на стену.

При выборе расчетной схемы соединения сборных элементов 
в горизонтальных стыках следует учитывать, что использование 
шарнирной схемы соединения существенно упрощает расчет, но при
водит к завышению значения эксцентрицитета продольных сил от
носительно оси стены. Поэтому в тех случаях, когда лимитирует 
прочность стен при продольном изгибе (например, для наружных 
трехслойных стен с гибкими связями между слоями), рекомендуется 
учитывать упругое соединение сборных элементов в горизонтальных 
швах.

Для монолитных зданий узлы сопряжения стен с перекрытиями 
считаются жесткими. Для определения усилий при жестких узлах 
рекомендуется стену с примыкающими к ней перекрытиями рассмат
ривать как раму с жесткими узлами. Для сборно-монолитных зд а
ний тип узла стен с перекрытиями принимается в зависимости от 
его конструктивного решения.

5.19. Расчетную длину стен, имеющих жесткие горизонтальные 
опоры в уровне перекрытий, при расчете на внецентренное сжатие 
с учетом продольного изгиба рекомендуется определять по формуле

А) — Лр 'Пш* (21)
где Но — высота этажа в свету (между плитами перекрытий); rip — 
коэффициент, зависящий от жесткости узла сопряжения стен с пе
рекрытиями и принимаемый равным; 0,8 — при жестких узлах, 1 — 
при шарнирных узлах; при платформенном опирании сборных плит 
перекрытий разрешается принимать коэффициент tjp —0,9, при этом 
в случае одностороннего опирания плиты перекрытий должны быть 
заведены на стену не менее чем на 0,8/, где / — толщина стены; 
в остальных случаях коэффициент определяется методами строи
тельной механики и принимается не менее 0,8; r\w — коэффициент, 
учитывающий влияние степ перпендикулярного направления.

Закрепление простенков в местах их сопряжения со стенами пер
пендикулярного направления разрешается учитывать в случае, ко
гда расстояние d между стенами, которые примыкают к простенку, 
не более ЗЯо, а расстояние от свободного края простенка до при-
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мыкающей к нему стены не более 1,5 Я 0. Сборные стены, кроме того, 
должны быть соединены между собой замоноличенными сварными 
арматурными связями, расположенными не реже чем через 100 см 
по высоте стены.

Коэффициент v\w для указанных случаев рекомендуется опреде
лять по формуле:

для участка между свободным краем простенка и примыкающей 
к нему стеной

2d /  2d \

3 н 0 \  3 h J 'з Н0 \  ЗЯ0 
где d — ширина рассматриваемого участка простенка.

(23)

В остальных случаях величина r|w= l .
5.20. Прочность стен следует проверять для горизонтальных, вер

тикальных и наклонных сечений.
Расчетные горизонтальные сечения стен считаются расположен

ными в уровне перекрытий (опорные сечения) и середине высоты 
этажа (середине сечения). При расчете прочности стены с оконными 
проемами на усилия, действующие в плоскости стены, следует так
же рассматривать сечения, расположенные по верху и низу проема.

Расчетные вертикальные сечения стен считаются расположенны
ми вдоль линий пересечения стен, а для сборных стен также вдоль 
вертикальных стыков.

5.21. При расчете прочности столба по горизонтальным сечени
ям следует учитывать усилия, вызывающие общий изгиб столба 
в плоскости стены (для неплоского столба — в плоскости его стен
ки), а также усилия, вызывающие местный изгиб полос из их пло
скости в пределах высоты этажа. Расчет столба на общий и мест
ный изгиб допускается выполнять раздельно.

Для каждой полосы рекомендуется определять приведенное со
противление сжатию Rc, вычисляемое по формулам:

для опорных сечений
Rc — Rbw Лт ЛД (24)

для средних сечений

Rc “  Rbw Фс» (23)
где Rbw — расчетная прочность бетона стены при сжатии (призмен
ная прочность) определяемая для тяжелых, легких и ячеистых бе
тонов по СНиП 2,03.01—84, а для плотных силикатных бетонов по 
СНиП 2.03.02—86 с учетом приведенных в нормах коэффициентов 
условий работы по материалу ум; при расчете прочности средних 
сечений следует дополнительно учитывать коэффициенты условий 
работы: для пустотелых и ребристых элементов — 0,9, для бетонных
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простенков, площадь которых менее 0,1м 2 — 0,85; при расчете про
чности опорных сечений панелей наружных стен из легких и ячеистых 
бетонов, бетонируемых фасадной поверхностью вниз, при глубине 
опорного участка стыка менее */з толщины стены следует дополни
тельно учитывать коэффициент условий работы 0,85; при усилении 
опорных зон стеновых элементов армированием вместо прочности 
Rbv> учитывается приведенное сопротивление R[%1 =  R bwr]S\ цs — ко
эффициент, определяется по п. 5.25; т)т — коэффициент, учитываю
щий влияние горизонтальных растворных швов, определяется по 
п. 5.23; r\j — коэффициент, учитывающий конструктивный тип сты
ка, неравномерность распределения сжимающей нагрузки между 
опорными площадками стыка и эксцентриситет продольной силы 

относительно центра стыка, определяется по п, 5,24; (рс — коэффи
циент, учитывающий влияние продольного изгиба и эксцентриситета 
продольной силы на прочность стены при сжатии по среднему сече
нию, определяется по п. 5.29,

Коэффициенты r)m, разрешается принимать на основе испы
таний стыков при условии согласования результатов с ведущей ор
ганизацией по составлению данного Пособия.

При расчете прочности столбов по горизонтальным сечениям 
необходимо различать следующие расчетные случаи: первый— проч
ность обеспечивается только сопротивлением сжатой зоны сечения; 
второй — совместно сопротивлением сжатой и растянутой зон се
чения; третий — только сопротивлением растянутой зоны.

По первому расчетному случаю выполняется расчет полностью 
сжатых горизонтальных сечений, а также сечений, имеющих сжатую 
и растянутую зоны, при условии что эксцентриситет продольной си
лы в плоскости стенки столба еон—M/N не более 0,9 ук (где //а — 
расстояние от центра жесткости столба до его наиболее напряженной 
сжатой грани). При эксцентриситете продольной силы е0л>0,45 ук 
в растянутой зоне сечения для ограничения раскрытия трещин в па
нелях и стыках следует устанавливать сквозную продольную арма
туру с площадью поперечного сечения не менее 0,025 % площади 
стенки столба (без учета площади примыкающих полок).

По второму расчетному случаю рассчитываются внецентренно 
сжатые столбы при эксцентриситете продольной силы еоь>0 ,9  ун 
и внецентренно растянутые столбы, для которых абсолютное значе
ние эксцентриситета \e0h \> h 0—yh, где h0 — расчетная высота гори
зонтального сечения столба (расстояние по длине стены от сжатой 
грани до продольной растянутой арматуры). По второму расчетному 
случаю допускается также рассчитывать внецентренно сжатые стол
бы при эксцентриситете е0л>0,45 ук-

При расчете по второму расчетному случаю в растянутой зоне 
сечения необходимо устанавливать сквозную продольную арматуру 
с площадью поперечного сечения не менее 0,05 % площади горизон
тального сечения стены (для столба неплоской формы-площади го
ризонтального сечения стенки).
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По третьему расчетному случаю рассчитываются центрально 
и внецентренно растянутые столбы, если выполняется условие, что 
| е0п | < Ь 0—уь. При расчете по третьему расчетному случаю по краям 
стенки и по ее длине должна устанавливаться сквозная продольная 
арматура, обеспечивающая восприятие действующих в горизонталь
ном сечении усилий без учета сопротивления бетона.

Центр жесткости для столба плоской формы совпадает с его 
геометрическим центром. Для неплоского столба положение центра 
жесткости определяется по п. 5.33,

Расчет прочности горизонтальных стыков при сжатии

5.22. Прочность горизонтальных стыков при сжатии рекоменду
ется определять с использованием следующих предпосылок:

вместо номинальных (проектных) размеров опорных площадок 
и толщин растворных ш вов вводят расчетные размеры, определяемые 
с учетом возможных неблагоприятных отклонений номинальных р аз
меров, вследствие допусков на изготовление и монтаж конструкций 
и других случайных факторов; при этом не надо учитывать случай
ный эксцентриситет продольных сил;

при использовании шарнирной расчетной схемы соединения 
сборных элементов в горизонтальном стыке (см. п. 5.18) сжимаю
щие напряжения считаются равномерно распределенными по толщи
не стены для каждой из опорных площадок; для стыков, имеющих 
несколько опорных площадок, учитывается возможная неравномер
ность распределения сжимающих усилий между площадками;

при использовании расчетной схемы с упругим соединением 
сборных элементов в горизонтальном стыке (см. п. 5.18) сжимающие 
напряжения в стыке определяют предполагая, что сборные элементы 
и растворные швы работают в упругой стадии.

Прочность горизонтального стыка при сжатии проверяется по 
формуле

N j <  Rc td j , (26)

где t — толщина стены; N j — продольная сжимающая сила, действу
ющая в уровне рассчитываемого опорного сечения стены; t — тол
щина стены (для трехслойных стен с гибкими связями — толщина 
внутреннего несущего слоя); Rc — определяется по формуле (24); 
dj — расчетная ширина простенка в зоне стыка; для наружной сте
новой панели с оконными проемами величина dj принимается равной 
сумме ширины простенка d на уровне расположения оконных про
емов и участка, длина которого в каждую сторону от простенка 
принимается равной половине высоты перемычек h nn, примыкающих 
к простенку, при этом для стыка между панелями с оконными про
емами величина h n n принимается равной половине высоты перемыч
ки над оконным проемом, а для стыка между панелью с оконным 
проемом и цокольной панелью без проемов — равной половине вы
соты перемычки под, оконным проемом.
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При наличии местных ослаблений горизонтального стыка бороз
дами, углублениями для шпонок, распаянных коробок и др. рас
четную ширину di следует определять за минусом размеров этих 
ослаблений.

При типовом проектировании панельных зданий необходимо 
учитывать следующие расчетные значения возможных смещений 
в стыке сборной плиты перекрытия бР и стеновой панели б» отно
сительно их проектного положения:

для сборных плит перекрытий бр« 1 0  мм;
для стеновых панелей при монтаже с применением фиксаторов 

или шаблонов, ограничивающих взаимные смещения параллельно 
расположенных стен, 6«>«10мм; при монтаже с применением подко
сов 6м,—15 мм.

Для горизонтальных растворных швов расчетную толщину шва 
рекомендуется принимать равной — номинальная тол
щина ш ва), но не менее следующих значений:

для растворного шва при монтаже сборных элементов стен по 
маякам, а также для растворных швов в контактных стыках сбор
ных элементов стены — 25 мм;

для растворного шва под плитой перекрытия без маяков — 
20 мм.

При наличии фактических данных о смещениях сборных эле
ментов и толщинах швов принимаются их значения.

5.23. Коэффициент для горизонтальных растворных швов 
определяется по формуле

Ът =  1
(2 tmjbm) tm/bm 

1 + 2  RmjB w
(27)

где tm — расчетная величина толщины растворного шва, определи
мая по указаниям п. 5.22; 6т  — расчетная ширина растворного шва 
(размер по толщине стены), принимаемая:

для стыков с двухсторонним опиранием перекрытий, равной 
толщине стены t;

для нижнего растворного шва комбинированного стыка

Ьщ — bj — $pw* (28)

bpw =  V # P + b l  ; (29)

для контактного, монолитного и верхнего растворного шва ком
бинированного стыка при b j~ t

Ьщ — bj 6W, (30)
bj — номинальный (проектный) размер (ширина) опорной площад
ки, через которую передается в стыке сжимающая нагрузка (для 
контактно-платформенного стыка величина определяется с учетом 
зазора между контактной и платформенной площадками стыка);

6 -1 2 9 81



Rm — кубиковая прочность раствора, МПа; B w — величина, чис
ленно равная классу по прочности на сжатие бетона сборного эле
мента стены, МПа.

При указании в проекте прочности бетона по марке в формуле 
(27) разрешается принимать /^ = 0 ,0 8  /?&, где Rb — проектная марка 
по прочности на сжатие бетона сборного элемента стены (кгс/см2).

При возведении здания в зимнее время на растворах с проти- 
воморозными добавками прочность стыка должна быть проверена 
на момент оттаивания раствора. Кубиковая прочность оттаявшего 
раствора определяется по Инструкции по приготовлению и примене
нию строительных растворов в зависимости от вида и количества 
противоморозных добавок, продолжительности твердения раствора 
и температуры воздуха. Продолжительность твердения определяется 
как частное от деления числа этажей над проверяемым горизонталь
ным сечением здания на возможный максимальный темп возведения 
здания (число монтируемых этажей в сутки). Температура тверде
ния раствора принимается как среднемесячная температура наибо
лее холодного периода.

Количество и вид противоморозных добавок, принятый макси
мальный темп монтажа и район строительства должны быть указа
ны в проекте.

При типовом проектировании значение прочности раствора 
с противоморозными добавками на момент оттаивания рекоменду
ется принимать не более 0,25 значения марки раствора.

В случае возведения здания методом замораживания без при
менения противоморозных добавок или прогрева стыков при про
верке прочности стыка на момент оттаивания величину t]w, вычис
ленную по формуле (27), следует умножать на коэффициент условий 
работы 0,8, учитывающий неравномерность оттаивания по толщине 
стены раствора.

Расчет здания по указаниям данного пункта не исключает не
обходимости систематического контроля за величиной фактической 
прочности раствора в соответствии с указаниями по монтажу, раз
рабатываемыми для каждой конкретной серии жилых домов (или 
блок-секций) применительно к конкретным условиям строительства.

Для стыков стен из монолитного бетона, а также монолитных 
стыков панельных стен, заполняемых бетоном после установки пане
ли верхнего этажа, коэффициент т]™ принимается равным 1, а при 
опирании плит перекрытия «насухо» (без раствора)

5.24. Коэффициент t\j вычисляется в зависимости от конструк
тивного решения узла. Если при расчете принимается шарнирное 
соединение сборных элементов в горизонтальном стыке (см. п. 5.18), 
то коэффициент вычисляется по указаниям настоящего пункта. 
Если соединение считается упругим или жестким, то вычисленные
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для шарнирной схемы значения коэффициента следует умножать на 
коэффициент це, который учитывает эксцентриситет равнодействую
щей продольной сжимающей силы относительно центра стыка. Ко
эффициент г)* вычисляется по указаниям п. 5.27.

Для платформенного стыка (см. рис. 7), а также для платфор
менных узлов монолитных стен (см. рис. 18), в которых сжимающая 
нагрузка передается только через опорные участки плит перекрытий, 
коэффициент T]j вычисляется по формуле

т\] =  ( ы — а д  уvi , (31)
где ЬР 1 — суммарный размер по толщине стены платформенных пло
щадок, через которые в стыке передается сжимающая нагрузка; 
при скошенных торцах плит перекрытий прочность стыка проверя
ется раздельно в уровне верхней и нижней опорных зон сборных 
элементов стены, принимая соответствующие размеры платформен
ных площадок; при монолитных стенах прочность проверяется толь
ко для сечения в уровне верха плит перекрытия; — возможное 
суммарное смещение в платформенном стыке плит перекрытий от
носительно их проектного положения, принимаемое при типовом 
проектировании зданий для платформенных стыков с двухсторон
ним опиранием плит перекрытий равным 1,45р, где смещение бр 
принимается по указаниям п. 5.22; ypi — коэффициент, учитываю
щий неравномерность загружения платформенных площадок и при
нимаемый в зависимости от опирания плит перекрытий на стены 
равным 0,9 — при двухстороннем опирании; i\pi — коэффициент, з а 
висящий от соотношения расчетных прочностей при сжатии бетона 
стены Rbw и бетона опорных участков плит перекрытий Rbp\

для стен из тяжелого и легкого бетона 

при Rbp >  Rbw
при R ip  <3 R^w v\pi ~  1 — (1 — Я ьр/Rbw)-• (32 )

Для стен из ячеистого бетона

i\pl ^  1,2Rbp/Rbw  — 9»35, (33)
но не более 1,
где Rbp — расчетная прочность при сжатии (призменная прочность 
бетона плит перекрытий); для плит перекрытий, изготовляемых в вер
тикальных кассетных установках, необходимо учитывать понижаю
щий коэффициент условий работы 0,85.

При усилении опорных зон плит перекрытий сплошного сечения 
горизонтальными сварными сетками из арматурной проволоки диа
метром 5 мм с ячейками 50x50 мм сопротивление Rbp для стен из 
тяжелого бетона можно увеличить на 20 %. Шаг сеток не должен 
превышать 0,7 глубины опирания перекрытий. Сетки должны объ
единяться в пространственный каркас.

В случае применения многопустотных плит перекрытий коэф
фициент г|рг следует дополнительно умножать на коэффициент х\Шс% 
принимаемый:

при механизированной заделке пустот в заводских условиях пу- 
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тем добстонирования с пригрузом опорных участков плит перекры
тий T]t>ac=0,9; в остальных случаях

W = l ~ V r a c ( l “ ^/5/ )3, (34)
где у0ас — коэффициент условий работы, принимаемый равным: 
0,5 — при заделке пустот свежеотформованными бетонными пробка
ми, изготовленными одновременно с плитами перекрытий; 1 — при 
незаделанных пустотах, а также при несовершенной заделке пустот 
в построечных условиях (например, закладка кирпичом на раство
ре); tf — наименьшая толщина ребра между пустотами плиты пе
рекрытия; S} — наименьший шаг пустот.

Для платформенных стыков с односторонним опиранием пере
крытий значение коэффициента r\j следует определять по экспери
ментальным данным.

Для контактного стыка, в котором сжимающая нагрузка пере
дается только через контактные участки стыка (см, рис. 9), коэффи
циент rij вычисляется по формуле

П,/ —  (^ С О П  —  ^ с о п ) ОП Л  conffydj) i (3 5 )
где bcon — размер по толщине стены контактной площадки, через 
которую в стыке передается сжимающая нагрузка; б0оп — расчетное 
изменение номинального размера контактной площадки, принимае
мое равным: для стыков с односторонним опиранием плит перекры
тий, в которых хотя бы один край контактной площадки совпадает 
с гранью стены, а также для контактных стыков вне зоны опира- 
ния перекрытий 6Con =  6ip; в остальных случаях бсоп—О; dCOn — раз
мер по длине стены контактного участка стыка (за минусом гнезд 
для опирания плит перекрытий); rjcon — коэффициент, принимаемый 
равным меньшему из значений коэффициентов г]*ос и г}*ос—
коэффициент, учитывающий повышение прочности стыка при мест
ном сжатии, __________________

Г hoc 555 Y lee fconl(bcon  5 con )  I (3 6 )
Yloc — коэффициент, принимаемый равным: ! , 1 — при 6m < 0 ,6 / ;
1 — в остальных случаях; усоп — расстояние от центра контактной 
площади до ближайшей вертикальной грани стены; т\tor — коэффи
циент, учитывающий форму контактной площадки;

для площадки в виде выступа вверху пли внизу стеновой пане
ли высотой tcon<bCon при прочности раствора в горизонтальном шве 
Rm не менее класса бетона сборного элемента стены Bow (МПа) ко
эффициент г1/ог принимается равным: для тяжелого бетона rj/0r — 
=  1,2; для легкого бетона на пористых заполнителях и ячеистого 
к1/ог=1,1; при R m< B bw т|/ог== 1;

для контактной площадки высотой tCon>^be0n коэффициент 
г1/ог=1; в промежуточных случаях (при бсоп</соп<2&соя) значение 
коэффициента т|/0г определяется по интерполяции между указанны
ми краевыми значениями.

Для контактно-платформенного стыка (см. рис. 10), в котором 
сжимающая нагрузка передается через платформенный и контактный
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участки, коэффициент rjj принимается равным меньшему из значе
ний величин r)jUpt Y}fnf , которые соответствуют случаям разруше
ния стыка по контактному или платформенному участкам в уровне 
верхнего или нижнего растворных швов и вычисляются по фор
мулам:

Ч Г * =  [ { bcon -  «О \о п  +  ° ’8Ур1 [ЬрТ ~  &2UP) % /] +

но не менее =  ypl [ t i f f  -  8 f f  ) г\fft- ,

" Р  =  [ ibcon -  Sl) \о п  +  0 . 4 /  Ьр1 гы] /*•

но не менее ffffin =  ypl b f f rJ t ,

^  Ъ%\гей =  [ [ t i f f  -  t i f f )  V  r f t f  -  t i f f  o ff/R bw} / r \ f f ;

где bCon — номинальный (проектный) размер по толщине стены 
контактного участка стыка; bŝ p , bffi— то же, платформенного
участка стыка, для сечений соответственно в уровне верхнего 
и нижнего растворных швов; т\pi, ypi — вычисляются как для плат
форменного стыка; г|со„ — вычисляется как для контактного стыка; 
б{, 62 — величины, характеризующие возможные изменения поми
нальных размеров соответственно контактного и платформенного 
участков стыка;

при b j < t  б1 =  0; t i f f  =  б ^ ;  t i f f  =  брш; (40)

при bj =  t 8, =  t i f f  =  6ри; -  бЕ1; 8 f f  =  8pw; (41)

о p i— среднее значение местных сжимающих напряжений, переда
ваемых на стену по платформенной площадке от плиты перекрытия, 
которая непосредственно оперта в стыке; — коэффициен
ты, вычисляемые по указаниям п. 5.23 соответственно для нижнего 
и верхнего растворных швов.

Для монолитного стыка (см. рис. 8 ), а также контактных узлов 
монолитных стен (см. рис. 16, 17), в которых вся сжимающая на
грузка передается через слой бетона, уложенного в полость стыка, 
коэффициент щ  вычисляется по формуле

ТЬ’ =  ( Ь щ о п  ^mon) Ц т о п  dmonl{tdji), (42)

где bmon, dmon — размеры соответственно по толщине и длине сте
ны монолитного участка стыка; бтоп — возможное смещение стены 
по монолитному участку стыка, принимаемое в зависимости от спо
соба опирания плит перекрытий равным: брю— при одностороннем 
опирании, 1,4 бр — при двухстороннем опирании; у\топ — коэффи
циент, зависящий от соотношения классов по прочности на сжатие 
бетона замоноличивания стыка Вь,тоП и опорного участка стены 
Bbw и принимаемый равным меньшему из значений коэффициентов 
Ц1 ос и т]/ог;
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T|ioc — коэффициент, учитывающий повышение прочности стыка при 
местном сжатии,

'HZcc “  %Утоп!(Ьтпоп ' » (43)
где Утоп — расстояние по толщине стены от центра монолитного 
участка стыка до ближайшей грани стены; гу ог — коэффициент, 
определяемый для стыков с односторонним опиранием плит пере
крытий по формуле

’П/ог =  &b,monIBbwt (44)

а для стыков с двухсторонним опиранием плит перекрытий — по 
формуле

4for — 1 r̂nonlBbW' (45)

При замоноличивании стыка раствором или бетоном, прочность 
которого характеризуется маркой, величину Вь.топ разрешается при
нимать равной 0,08 Rmon, где Rmon — марка по прочности на сжатие 
(кубиковая прочность) раствора или бетона замоноличивания сты
ка (кгс/см2).

Для контактных узлов стен из монолитного бетона со сборными 
плитами перекрытий коэффициент г|; вычисляется по формуле (42), 
принимая коэффициент

Для платформенно-монолитного стыка (см. рис. 7), а также ком
бинированных узлов монолитных стен (см. рис. 19—21), в которых 
сжимающая нагрузка передается через платформенные и монолит
ный участки, коэффициент Т); принимается равным меньшему из 
двух значений коэффициентов t]jlPi и гij.mon, соответствующих раз
рушению стыка по платформенному или монолитному участкам 
и определяемых по формулам:

%Р1 = Ьр1 (bVl ~  6Pl) +  Утоп  УЫ К о п  +  6pi)] 
н° не менее =  (&mon +  бр[) ЧтоП/С,

‘Ц/.т оп  \У р 1  УгеЛ  ( b p i  +  ^ т о п )  т о п  ^тол)] Ч/лолА’ 
но не менее =  (Ьр{ +  &тд п ) г)р,Д,

где = В топ /В6р, но не больше 1; yprled “ Вър/Вь,топ> но не боль
ше 1; bpi — размер по толщине стены платформенного участка сты
ка; Ьтоп — то же, монолитного участка стены; у т о » — коэффициент, 
принимаемый при замоноличивании стыка обычным тяжелым бето
ном 0,8; раствором — 0,7.

Прочность мелкозернистого бетона (раствора), сопротивление 
которого учитывается при расчете прочности платформенно-монолит
ного стыка, должна контролироваться в соответствии с требования
ми ГОСТ на бетоны.
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5,25. Коэффициент г\9 для стыков сборных элементов стен, уси
ленных в зоне стыка поперечными сварными каркасами или сетками, 
определяется по формуле

T)s “  1 20Afr Urf(ctr $tr 0  * (48)
но не более 1,3,
где Atr — площадь сечения одного поперечного стержня горизонталь* 
ного каркаса (сетки); <?*г —-шаг поперечных стержней по длине сте
ны; Ur — расстояние между крайними продольными стержнями кар
каса; Str — шаг каркасов по высоте стены; t — толщина стены.

Влияние косвенного армирования опорной зоны стеновой па* 
нели разрешается учитывать при выполнении следующих условий: 

диаметр da и расчетное сопротивление растяжению Rs продоль
ных стержней не менее диаметра и расчетного сопротивления по
перечных стержней;

шаг каркасов по высоте стены не более 0,5 (\ 
шаг поперечных стержней по длине стены не более 15 с?*; 
класс бетона стены не менее В 12,5 (марка бетона не менее 

Ml 50);
толщина горизонтального растворного шва между панелями не 

более Зсм, прочность раствора не менее 2,5 МПа (25кгс/см2).
Коэффициент цв для стыков монолитных стен, усиленных в зоне 

стыка вертикальной арматурой, определяется по формуле

Лэ ™ 1 4“ ^s.ton Rsef (Aw Rbw Лш) * (49)

но не более 1,5,
где Алгюп — площадь поперечного сечения вертикальной продоль
ной арматуры, пересекающей стык; /?вс — расчетное сопротивление 
сжатию продольной арматуры, пересекающей стык; Aw — площадь 
горизонтального сечения стены.

Определение эксцентриситетов

5.26. При использовании шарнирной схемы соединения сборных 
элементов в горизонтальном стыке (см. п. 5.18) равнодействующая 
сжимающая сила считается приложенной в опорном сечении с экс
центриситетом е® по толщине стены относительно геометрического 
центра горизонтального сечения,

Для стыков с двухсторонним опиранием перекрытий эксцентри
ситет по толщине стены продольной силы относительно геометриче
ского центра горизонтального сечения стены рекомендуется опре
делять по формулам:

для платформенного стыка

^ r ^  +  o ^ D W - 1)' t50)
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где A b f f l > bSp f  — соответственно разность и сумма номинальных 
размеров по толщине стены платформенных площадок в уровне верх
него растворного шва;

для других типов стыков с симметричным расположением опор
ных площадок по толщине стены

е? =  0,56ш . (51)

Для стыков с односторонним опиранием плит перекрытий экс
центриситет по толщине стены продольной силы относительно гео
метрического центра горизонтального сечения рекомендуется опре
делять по формулам:

для платформенного стыка

е° =  0 ,5 ( *  — г у ) 4 - 0 (56рш, (52)

где bSpfp — номинальный размер по толщине стены платформенной 
площадки в уровне верхнего растворного шва; 
брш — величина, вычисляемая по формуле (29); 

для контактного стыка

е°/ =  0,5/ — усоп +  0,58СОП, (53)

где усоп — расстояние по толщине стены от ближайшей ее грани 
до центра контактной площадки;

для контактно-платформенного стыка

при r\j >  г\т п

« ...
--------г+^,

«9 =  0 ,5 /

где by — bcon — б

Ьт — величина, вычисляемая по формуле (28); 

при г) j <  iimin

° ’ 9M fcm - 0 ’ 56l )  +  ° ’ 5 *2

0 ,9bi b%

h  =  bcon —  §pw  +  б р ;

для монолитного стыка

</ =  0 -5 ' - ^ о » + ° - 5б ™,»1;

для платформенно-монолитного стыка

(54)

(55)

(56)

(57)

(58)

(59)

(60)

при t\ jtp i <  Л j,mon  
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(61)

(62)
(63)b% —  т̂оп ~ Ь  dpi $ p w $

П р и  Л Л р *  >  Ю.гпоп

# (64)

где bf — bmon — р̂гг/J 
^2 ~  bpl “Ь dpw 6р .
5.27. Коэффициент т)в вычисляется по формуле

(65)

(66)

Tie — 1 — 2 ^ / 6 m , (67)

где ^  — эксцентриситет по толщине стены равнодействующей про
дольной сжимающей силы относительно центра стыка; при расчете 
стены в предположении шарнирного соединения элементов стены 
и перекрытия в узле эксцентриситет е^—0; при расчете в предполо
жении упругого или жесткого соединения элементов стены и пере
крытия в узле

e j ^ M j / N j ,  (63)

M j — изгибающий момент в опорном сечении стены, определяемый 
методами строительной механики; N j — продольная сжимающая си
ла в опорном сечении стены; Ьт — величина, определяемая по ука
заниям п. 5.24; для узлов монолитной стены со сборными плитами 
перекрытия величина Ьт принимается равной размеру по толщине 
стены полости замоноличивания узла между плитами перекрытия; 
для узла монолитной стены с монолитными перекрытиями величина 
Ьт принимается равной толщине стены /.

При определении изгибающего момента M j следует учитывать, 
что часть нагрузок, вызывающих усилия в стыке, прикладываются 
до того, как раствор в стыках сборных элементов или бетон моно
литных стен наберет расчетную прочность. Для полносборных зда
ний к ним следует относить нагрузки от веса конструкций не менее 
чем двух этажей здания. Усилия от этих нагрузок рекомендуется 
определять в предположении шарнирного соединения элементов 
в узле.

5.28. При расчете прочности стен по средним сечениям на вне- 
центренное сжатие из плоскости стены следует учитывать эксцен
триситет продольной сжимающей силы е0. Для сборных элементов

Расчет прочности стен по средним сечениям 
при внецентренном сжатии из плоскости стены
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стен эксцентриситет е0 определяют по формуле

е0 =  e°j— ej +  еюс > (69)

е® — эксцентриситет в опорном сечении стены, определенный в пред
положении шарнирного соединения с плитами перекрытия, вычис
ляется по п. 5.26; <?j — эксцентриситет, определяемый по п. 5.27; 
ei ос — эксцентриситет равнодействующей продольной сжимающей 
силы, обусловленный местным изгибающим моментом М/ 0с в рас
сматриваемом сечении стены (например, от поперечной нагрузки на 
стену, из-за перепада температур по толщине стены и др.)

ehc — Л1/ос/ N . (70)
Для монолитных стен эксцентриситет eo—eioc 
Абсолютное значение эксцентриситета е0 следует принимать не 

менее значения случайного эксцентриситета ea—t/30, но не менее 
//600, где I — длина сжатого элемента стены, равная высоте этажа 
в свету.

5.29. Прочность стены по средним сечениям при внецеитреипом 
сжатии из плоскости проверяется для стен из тяжелого, легкого 
и ячеистого бетонов по СНиП 2.03.01—84, а для стен из плотного 
силикатного бетона — по СНиП 2.03.02—86.

Для прямоугольных бетонных сечений (без расчетной продоль
ной арматуры) прочность стены можно проверять по формуле

N  (71)

где Rim — расчетная прочность стены при сжатии, определяемая 
п. 5.21; Aw — площадь горизонтального сечения стены; фс — коэф
фициент, определяемый по формулам:
при /0// < 4  

при
Фс =  1 — 2 e0/t; (72)

Фс =  0,5 [l +  >1сг — (1 — Лсг)̂  +  8к]сгe j t  ], (73)
где U — расчетная длина стены, определяемая по п. 5,19; е0 — экс
центриситет, определяемый по п. 5.28;

_ О^ЗЗ/Гвффа /  t \ 2

4 e r _  RbwVi U / : (74)

E bw — начальный модуль упругости бетона стены; ф* — коэффици
ент, учитывающий влияние длительности действия нагрузки на жест
кость элемента в предельном состоянии,

Фг =  1 +  Ш Х ;  (75)

р — коэффициент, принимаемый по СНиП 2.03.01—84; для плотного 
силикатного бетона f i = l ;  Ni — продольная сжимающая сила на 
простенок от длительно действующей нагрузки; <ре — коэффициент, 
вычисляемый по формулам:
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для тяжелого; легкого и ячеистого бетонов
<Рв = * 0 , 1 1 /(0 ,1 +  б*) +  0 ,1 ; (76)

для плотного силикатного бетона

Фв =  0 ,2 /(0 ,1 5  +  бе); (77)

д$ — коэффициент, принимаемый равным во//», но не менее

и не менее 0,01 U
В формуле (78) величина Rbw в МПа.

Расчет прочности столбов по горизонтальным сечениям

5.30. Для плоского столба (см. п. 5.14) прочность по горизон
тальным сечениям при сжатии в случае, когда эксцентриситет eo* = 0 ,  
проверяется для опорных сечений по формуле (26), а для средних 
сечений по формуле (71), В случае, когда эксцентриситет продоль
ной силы e0h¥= 0, расчет прочности столба рекомендуется выполнять 
иа ЭВМ по специальным программам, предназначенным для расчета 
плоских бетонных и железобетонных конструкций с учетом образо
вания в них трещин, развития пластических деформаций и других 
специфических особенностей работы материала при плоском напря
женном состоянии.

Расчет прочности плоского столба допускается выполнять по 
приводимым в настоящем Пособии рекомендациям с использовани
ем следующих предпосылок и допущений:

считается справедливой гипотеза плоских сечений; 
для горизонтальных сечений вдоль стыков сборных элементов 

и технологических швов монолитных стен не учитывается сопротив
ление бетона растянутой зоны сечения;

принимается, что нормальные сжимающие напряжения изменя
ются по ширине столба (длине стенки) по линейной или билинейной 
зависимостям (рис. 25); эпюра нормальных напряжений принима
ется линейной, если максимальное значение сжимающих напряже
ний Отах не превышает значения сопротивления Rc> вычисляемого по 
формулам (24) или (25); в противном случае принимается били
нейная эпюра сжимающих напряжений, состоящая из двух участ
ков, на первом из которых сжимающее напряжение изменяется по 
линейной зависимости от значения напряжений а т *»  до o max—Rct 
а на втором постоянное значение, равное Rc;

принимается, что в пределах длины линейного участка эпюры 
материал столба работает упруго, а иа участке, где Gw- R c* нахо
дится в пластическом состоянии;

«min =  0 ,5  -  0,01/о/ / -  0 ,01/?^ , (78)
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а) 6)
h,

Рис. 25. Расчетные эпюры сжимающих напряжений для бетонных 
(а) и железобетонных (б) горизонтальных сечений столба

сдвигающие напряжения т воспринимаются только в пределах 
Л

длины х  наклонного участка эпюры а ;
используются условия прочности бетона при плоском напря

женном состоянии, приведенные в СНиП 2.03.01—84.
5.31, Расчет прочности плоского столба по горизонтальным се

чениям рекомендуется выполнять в следующей последовательности:
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5.31.1. Определить знак продольной силы N. При N >  О — гори
зонтальное сечение столба внецентренно сжато, при N < 0 — вне* 
центренно растянуто, при N —Q — столб изогнут. Если N > 0 t то

e0h =  \ M \ / N , (79)
где |М | — абсолютное значение изгибающего момента, вызываю
щего изгиб столба.

Если в0ь > 0  (столб внецентренно сж ат), то следует перейти 
к выполнению п. 5.31.2, иначе (при е0ь < 0 )  — столб внецентренно 
растянут.

5.31.2. Определить предельную несущую способность столба при 
внецентренном сжатии исходя из прямоугольной эпюры сжимающих 
напряжений

Nmax =  Лв ^  0  — д/А), (80)
где Rc — вычисляется по формулам (24) или (25) соответственно 
для опорного и среднего сечения; t — толщина стены; h — ширина 
простенка (размер по длине стены в уровне расположения проемов).

Сопоставить предельную несущую способность столба N max СО 

значением продольной сжимающей силы N.  В случае если N > N max, 
то следует повысить класс бетона по прочности на сжатие, утол
стить стену или ввести расчетное армирование. В случае если N <  
< .N max и в расчетном сечении поперечная сила Q =  0, то прочность 
столба по горизонтальному сечению обеспечена (расчет закончен).

5.31.3. Определить краевые нормальные напряжения v mi n и Ото* 
исходя из линейного закона их распределения по ширине столба

— O — Ge0h/h)N lA } (81)
а т а х  — ( l + e e oh/h )N /A t (82)

где А — площадь среднего горизонтального сечения столба.
Проверить наличие растянутой зоны сечения. Если от *п< 0  (се

чение имеет сжатую и растянутую зоны), то перейти к выполнению 
п, 5.31.4. Если о miп^ 0  (сечение полностью сж ато), то сравнить зна
чение величин Стах И RCt

Если напряжения Cmax<Rc, то перейти к выполнению п. 5.31.5, 
иначе (при Cmax>Rc) вместо линейной принять билинейную эпюру 
сжимающих напряжений и определить длину наклонного участка 
билинейной эпюры по формуле

х  =  1,5Л [Яс — а  (1 +  2egh/h)] / (Rc — а ) , (83)
где a  — N I(th). (84)

Вычисленная по формуле (83) длина х не должна превышать 
значения величины h.

Перейти к выполнению п. 5.31.5.
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5.31.4. При am in<0 сравнить значение эксцентриситета e0h с пре
дельным значением эксцентриситета eu=0 ,45 /i, при котором сечение 
может рассматриваться как бетонное. При e0h > e u перейти к выпол
нению п. 5.31.6, при eoh<eu выполнить:

в предположении линейного распределения сжимающих напря
жений определить высоту сжатой зоны

*  =  £ =  1,5/1(1 -~ 2 e oh/h) (85)
и максимальное значение сжимающих напряжений

° т а х  — 2 oh/x. (86)

Если <W c<#c, то перейти к выполнению п. 5.31.5, иначе (при 
< S m a x > R c )  вместо линейной принять билинейную эпюру сжимающих 
напряжений и определить длину наклонного участка эпюры по фор
муле

х =  к ] / "  12(1 —- 2еоК/Н -  o7rc) o fR c ". (87)
5 .31.5. Проверить прочность горизонтального сечения на сов

местное действие сжимающих N и сдвигающих Q усилий.
Для стен из тяжелого бетона класса по прочности на сжатие 

не выше ВЗО и из легкого бетона класса по прочности на сжатие 
не выше В 15 прочность проверяется по формуле

Q С  Rjjf Xt — Gmin) Щ +  (° т а х  — ° )  ® $ (& т а х  а т 1 п ) » (88)
где х — длина наклонного участка эпюры сжимающих напряже
ний а ; о — сжимающие напряжения в точке наклонного участка 
эпюры с, в которой воспринимаются максимальные касательные на
пряжения т ((Jmin<O<0max),

5  =  0 ,5  R c ~ ~ R u  (89)

если С т а х  <СГ, ТО ПрИИИМаеТСЯ, ЧТО  a=<Jma#;
если OminXJ, то принимается, что о —а т {П\
Rc — приведенной сопротивление бетона стены сжатию, определяе
мое по рекомендациям п. 5.21; Rt — приведенное сопротивление бето
на стены растяжению (Rt^RbtRc/Rbw) ;

со.
2 V  (1 +  d ! R t ?  -  У  О +  O m l n / R t f

3 (tf — a min)^Rt
(90)

^  =  ( 1 - 0 , 2 1 5 1 ) 1 / 0 , 5 ^ / / ? , !  (91)

l ~ ( R t  +  W  “  0 ,5 Z?c)/(/?t +  0 .5 Re). (92)

В случае, если Gmax=Omin=!G < a > т0 прочность проверяется по 
формуле _______

(93)Q < :  R tf hi 1 + < * / / ? *  •
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Для горизонтальных сечений в уровне стыков сборных элементов 
или технологических швов монолитных стен дополнительно должна 
быть проверена прочность по рекомендации пп. 5.43—5.47.

Если условие (88) или (93) не выполнено, то необходимо уве
личить класс бетона и (или) толщину стены. Если по длине го
ризонтального сечения имеются сжатая и растянутая зона, то сопро
тивление срезу можно повысить за счет учета работы растянутой 
зоны сечения. В этом случае в растянутой зоне должна быть уста
новлена сквозная продольная арматура по указаниям п. 5.21. Рас
чет прочности внецентренно сжатых железобетонных стен выпол
няется по указаниям п. 5.31.6.

5.31.6. Внецентренно сжатые в плоскости железобетонные стены 
рекомендуется рассчитывать с использованием следующих предпо
сылок:

принимается, что в сжатой зоне сечения сжимающие напряже
ния изменяются по линейной зависимости от нуля до максималь
ного значения

высота сжатой зоны х  принимается не более величины вы* 
числяемой по формуле

X R  = <*)
где — относительная высота сжатой зоны, характеризующая воз
можность полного использования сопротивления продольной растя
нутой арматуры (определяется по СНиП 2.03.01—84); h 0 — расчет
ная высота сечения, равная ширине простенка за минусом расстоя
ния от растянутой арматуры до края сечения.

Расчет прочности симметрично армированных внецентренно 
сжатых железобетонных стен рекомендуется выполнять в следую
щей последовательности:

вычислить высоту сжатой зоны
х  = 2Аа//?с, (95)

где напряжения вычисляются по формуле (84).
Если то требуемая площадь поперечного сечения про

дольной арматуры А $ , устанавливаемой у растянутой и сжатой 
кромок сечения, вычисляется по формуле

As =  [Neoh — 0.5Rc xt (0,5ft -  */3)]/[ffc (ft — 2a)], (96)
где a  — расстояние от продольной арматуры до края сечения.

Если x > X r , то  рекомендуется повысить прочность сжатой зоны 
сечения, например за счет армирования;

проверить прочность стены на совместное действие сжимаю
щих и сдвигающих сил:

для опорного сечения прочность проверяется по формуле
Q  <  R b t  X t [сто, +  ( о т а х  — a) <o2V o maX, (97)
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(98)где о)! ==  2 /3 (tft/ a ) [ K ( l + < W / f l t)3 - 1  ] ,
0)2 — вычисляется по формуле (91);

для среднего сечения в случае, если omin > —Rt и Gma* < R с, то 
прочность проверяется по формуле (88), в которой принимается

x—h\ если Gmin<—Rt> то прочность проверяется по формуле (97); 
напряжения amin и Отах вычисляются как для упругого тела.

5.32. Проверку прочности горизонтальных сечений неплоского 
столба рекомендуется выполнять с использованием предпосылок 
и допущений, перечисленных в пп. 5.30 и 5.31, а также следующих: 

эксцентриситет равнодействующей продольной силы е0и отсчи
тывается от центра жесткости столба, расположенного на расстоя
нии tjh от наиболее сжатой грани сечения и вычисляемого по фор
муле

где tw — толщина стенки неплоского столба; h — высота горизон
тального сечения столба, равная длине в плане его стенки; т  — ко
личество всех полок столба; а/ — расстояние от полки / до наибо
лее сжатой грани столба; Ef) Еш —- приведенные модули деформа
ции соответственно полосы, образующей полку / и стенку столба 
и вычисляемые по формуле (1); А/ — площадь горизонтального се
чения полки f\ для слоистых стен все несущие слон предварительно 
приводятся к одному из них; А — приведенная площадь горизон
тального сечения

при проверке прочности столба сопротивление полок, располо
женных в растянутой зоне сечения не учитывается;

для полок, расположенных в сжатой зоне сечения, принима
ется, что нормальные напряжения равномерно распределены по 
площади полки; среднее значение сжимающих напряжений в полке 
Of определяется по формуле

где ow — значение сжимающих напряжений в стенке в месте ее со
пряжения с полкой /;

в случае, если Of>RCf (где RCf — сопротивление полки сжатию, 
определяемое по указаниям п. 5.21), то принимается, что Of =  RCf.

5.33. Для расчета прочности неплоского столба по горизонталь
ным сечениям рекомендуется использовать изложенный в п. 5.31 
алгоритм с учетом следующих особенностей.

5.33.1. Предельная несущая способность неплоского столба при

(99)

т
А — ht -f- 2  Af/Ew\ ( 100)

Of — ow Ef/EWt ( 101)
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сжатии вычисляется по формуле

с
N  m a x  — N w * I h +  Ц а /Л / ,  (102)

f=i
где Nw — несущая способность стенки при равномерном сжатии по 
ее длине

Nw =  RcWtht (103)
Row — приведенное сопротивление стенки сжатию, вычисляемое для 
опорных и средних сечений соответственно по формулам (24) 
и (25); х — высота сжатой зоны сечения

x =  aN + ~ \ f  “Ъ af Af ( aN - af VNw ’ (l04)

a N — расстояние по длине стенки от равнодействующей продольной 
сжимающей силы N  до наиболее сжатой грани горизонтального се
чения столба

a N = y h ~ e oh' (1 0 5 )

т 0 — количество полок, расположенных в пределах длины сжатой 
зоны сечения, определяемое последовательными приближениями; 
в первом приближении в расчет включаются все полки, расположен
ные в пределах длины 2аN от наиболее сжатой грани; а/ — среднее 
значение сжимающих напряжений в полке, определяемое по форму
ле (101), принимая, что напряжение ow= R Cw‘, если Of>RCf , то 
принимается, что Of—R Cf.

Если в формуле (104) подкоренное значение оказывается от
рицательным, это означает, что граница сжатой зоны проходит по 
толщине одной из полок. Эту полку рекомендуется исключить из 
состава полок сжатой зоны и повторить расчет.

5.33.2. Минимальные omin и максимальные в тах значения сжи
мающих напряжений в горизонтальном сечении столба при линей
ном распределении напряжений вычисляются по формулам:

amin =  N /A  —  |Af | (f t  — yh)!l\  (106)
& m a x  ~  N/A +  \ M \ y h/ I f (107)

где | M | — абсолютное значение избигающего момента, вызываю
щего общий изгиб столба в плоскости его стенки; I  — приведенный 
момент инерции горизонтального сечения неплоского столба

т
/ = Д О / 1 2 +  2  (Ун — я /)2 Aj Ef/Ew. (108)

/= 1

5.33.3. В случае, если вычисленные по формуле (106) напряже
ния Omin> 0 (сечение полностью сжато), а напряжения Gmax>Rcw, 
то необходимо вместо линейной принять билинейную эпюру сжи
мающих напряжений, длина наклонного участка которой вычисля-
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ется по формуле

0 , 5 N w - N ( l -  aN/h) +  ^ 5  of Af (1 -  af /h) 

x = 3 h -----------------------------------------— -------------------------- . (109)
mc 9

Nw - N +  2 < Т / Л ,
/ = i

В случае, если вычисленные по формуле (106) а т *л< 0  (сече
ние имеет сжатую и растянутую зоны), длина сжатой зоны х  опре
деляется последовательными приближениями. В качестве начального 
приближения рекомендуется высоту сжатой зоны определять по 
формуле

x0 ~ h / (  1 &гщп/®тах)* (1Ю)
Уточненное значение высоты сжатой зоны при линейном законе 

распределения сжимающих напряжений на i-u шаге приближений 
вычисляется по формуле

x t =  1,5aN X

(ПО
где Xi-\  — высота сжатой зоны для предыдущего шага вычислений.

Вычисления по формуле (111) рекомендуется повторять до, тех 
пор, пока не будет выполнено условие 11— *</**_! |< 0 ,05.

Если в ходе вычислений по формуле (111) оказывается, что 
для полки f величина a f > x t то полку f  следует исключить из числа 
полок сжатой зоны.

Д ля столба тавровой формы в плане с полкой в сжатой зоне 
разрешается принимать, что величина a f—0. Высота сжатой зоны 
таврового столба определяется по формуле

х  — \ M N
A f  Ef

(П2)

В случае, если длина сжатой зоны вычисляется по формулам 
(111) или (112), максимальное значение сжимающих напряжений 
в стенке вычисляется по формуле

о,m a x

т л

(ИЗ)N  /  0 ,5 / * +  2  A f ( l ~ ~ a f / x ) E f / E w 
/=** i

Если Omax<Rcw, то сжимающие напряжения в полке } вычисля
ются по формуле

Gf — Gmax(  1 a f / x ) E f / E w* (114)
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Для столба тавровой формы в плане с полкой в сжатой зоне 
разрешается принимать, что

=  ®тпа% EjlEtgf, ( П 5)

Если вычисленные по формуле (113) напряжения c w > #  cw, ТО 

вместо линейной необходимо принять билинейную эпюру сжимаю-
Л _

щих напряжений. Длины х  и х соответственно наклонного и пря
молинейного участков эпюры сжимающих напряжений определя
ются совместным решением уравнений:

J L
Nw

+
A fE f '

( 116)

2N aN

N wh
+  х * + * ? / з )  / f t ? +  2

" ”С

2

Af E f af  
Am Eyj h

+  2
1

Af E f a f 
A\j) Exs> h

1 +
X — df

A
X

(П 7 )

где mc — количество полок, расположенных в пределах длины х  
сжатой зоны сечения; т с — общее количество полок, расположен
ных в сжатой зоне сечения.

Для столба тавровой формы в плане с полкой в сжатой зоне
А

длина х  наклонного участка эпюры сжимающих напряжений опре
деляется по формуле

Л
х

2aN N  / n

НЫф \ Nx0
а длина участка х , где напряжения o w=

AfEf v n
A w Ext) / J

RcW, --  по формуле

x  =  h
N  _  A fE f  _  x

N it) Aw Ext) 2

(118)

(П 9 )

5.33.4. Сжимающие напряжения в полках, расположенных 
в пределах наклонного участка эпюры сжимающих напряжений,
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определяются по формуле

Of — R cw
X — Qf \ Ef

Л I Ew ’
( 120)

а для полок, расположенных в пределах участка, где сжимающие 
напряжения Ow=Rcwt сжимающие напряжения в полке определи* 
ются по формуле

5.34. Прочность по наклонным сечениям бетонных столбов раз
решается не проверять, если выполнено условие (88).

Прочность по наклонным сечениям железобетонных столбов, 
в том числе с расчетным поперечным армированием, следует про
верять по СНиП 2.03.01-—84 с учетом следующих особенностей: 
вместо призменной прочности бетона Rb в расчетные формулы под
ставляется приведенное сопротивление бетона сжатия Rc> вычисляе
мое по формуле (25); длина проекции н5клонной толщины на 
вертикальную ось принимается не больше расстояния до горизон
тального сечения столба, в котором прочность обеспечивается сопро
тивлением только сжатой зоны.

5.35. Расчет прочности вертикальных стыков сборных элемен
тов и вертикальных технологических швов монолитных стен разре
шается выполнять с использованием следующих допущений:

прочность соединений при действии сдвигающих и нормальных 
сил проверяется независимо;

при расчете соединения на усилия сдвига, вызванные общим 
изгибом стены в собственной плоскости, сдвигающие силы счита
ются равномерно распределенными между однотипными шпонками 
(связями), расположенными в пределах высоты одного этажа;

при наличии разнотипных шпонок (связей) в пределах высоты 
одного этажа усилия между ними распределяются обратно пропор
ционально их податливости при сдвиге;

при расчете соединения на усилия сдвига, вызванные местными 
усилиями, например, вследствие перепада температур по толщине 
стены, учитывается неравномерность распределения усилий между 
шпонками или связями;

при учете сопротивления сдвигу перекрытий или монолитных 
поясов в уровне перекрытий усилия сдвига, приходящиеся на одну 
шпонку (связь) Vk и на перекрытие (монолитный пояс) VP} опре-

Оу — Rcw Ef /£*а) • ( 121)

Расчет прочности вертикальных стыков
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деляются по формулам

Vft =  ( l A h) / ( lA p +  mft/Xft); (122)

Ур =  (1Ар)/(1Ар +  «*Ал), (123)
где ЯА — коэффициент податливости при сдвиге одной шпонки (свя
зи) ; ЯР — то же, плиты перекрытия или монолитного пояса в уров
не перекрытия.

Коэффициенты податливости Я* и Яр определяются по прил. 4.
5.36. Для бесшпоночных соединений расчетная прочность при 

сдвиге принимается равной меньшей из двух значений усилий V$t 
и Vcrc, вызывающих разрушение стыка соответственно от взаимного 
проскальзывания соединяемых частей стены и от образования в зо
не стыка наклонных трещин

Усилия Vsi и Vcrc вычисляются по формулам

tr A$,tr^ (124)
^ сгс“ ^ сгс^ у» (125)

где т) — коэффициент дрения, принимаемый для вертикальных сты
ков равным: для стыков сборных элементов — 0,6; для технологиче
ских швов монолитных стен — 0,8, для вертикальных узлов сопря
жения стен из бетонов разных видов через разделительную сетку 
(см. рис, 15,ж ) — 1,4; Rsttr — расчетное сопротивление растяжению 
поперечной арматуры, пересекающей стык (шов бетонирования); 
ASttr — суммарная площадь сечения поперечной арматуры пересе
кающей стык (шов бетонирования); Rcrс — сопротивление стыка об
разованию наклонных трещин

*сгс “  VRbARbt +  a ^ .  (126)

но не более 2 /?&*; Rbt — расчетное сопротивление растяжению бе
тона замоноличивания стыка (монолитной стены);

^  R& A& friA v\ (127)

Av — площадь вертикального сечения стыка (вдоль плоскости дей
ствия сдвигающих усилий).

5.37. Для шпоночных стыков следует различать бетонные и же
лезобетонные соединения.

Сопротивление сдвигу бетонного шпоночного соединения вы
числяется без учета сопротивления арматурных связей, сечение ко
торых назначается по конструктивным соображениям. Для верти
кальных стыков наружных и внутренних стен следует предусмат
ривать связи для восприятия усилий распора, равных не менее чем 
0,2 сдвигающей силы в стыке. Для бетонных шпоночных соединений 
не допускается образование трещин.

В железобетонном шпоночном соединении площадь сечения 
поперечных связей As,u должна удовлетворять условию

\ t r >  4 x V IR S' ir , (128)

101



где г\ а — коэффициент, равный отношению силы распора в шпоноч* 
ном соединении к сдвигающей силе, воспринимающей шпонки* 

Ла =  (48 а — Л)/( 1 -Ь "П tgct), (129)

но не менее 0,2; а  — угол наклона площадки смятия к направлению, 
перпендикулярному плоскости сдвига; V — сдвигающая сила в сты
ке; R$itr — расчетное сопротивление растяжению поперечной арма
туры стыка; при расположении поперечной арматуры только в уров
нях верха и низа этажа или в уровне перекрытия сопротивления 
R$.tr принимается с коэффициентом 0,8.

5.38. Расчетная прочность при сдвиге Vkb одной шпонки бетон
ного шпоночного соединения принимается равной меньшему из 
значений усилий V$h,bt Ус,ъ, Vcretbt соответствующих разрушению 
бетонной шпонки соответственно от среза, смятия и образования 
наклонных трещин

Vshtb =  \,!>RbtA sh; (130)

Vc,b = RiocAl (131)
Vcrc,b =  0 f7Ra t A j , (132)

где Ash — площадь среза шпонки; Ас — площадь смятия шпонки; 
Aj — площадь продольного сечения стыка, приходящаяся на одну 
шпонку

А/ — sk bjnon» (133)
ал — шаг шпонки; bmon — рзамер по толщине стены полости замо- 
ноличивания стыка; Rioo — сопротивление шпонки местному смятию, 
принимаемое равным: для одиночных шпонок— 1,5 Я&; а для мно
гошпоночных соединений — /?& (Rb — расчетная призменная проч
ность бетона).

При сопряжении перпендикулярно расположенных монолитных 
стен с помощью сквозных шпонок (см. рис. 15, д) в формуле (130) 
вместо коэффициента 1,5 принимается 1,8.

5.39. Для железобетонных шпоночных соединений следует раз
личать две стадии работы при сдвиге: до и после образования тре
щин.

До образования трещин от сдвигающих усилий соединение рас
считывается как бетонное, без учета сопротивления арматуры. Уси
лие сдвига, вызывающее образование трещин, допускается прини
мать равным несущей способности при сдвиге бетонного шпоночного 
соединения.

После образования трещин расчетная прочность при сдвиге же
лезобетонной шпонки принимается равной меньшему из следующих 
значений усилий Vs*,*, VCh,s, Vcrct$, вызывающих разрушение желе
зобетонного шпоночного соединения соответственно от среза, смятия 
и сжатия вдоль наклонных трещин

=  (1 _  ЧЧа ) ул,ь +  чRs , t r \ l  (134)
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(135)

(136)
Vch,s 0  ^с,Ь "b

Vcrc,s “  Afr R$j r  sh/(tk “f* 0 )*  
но не менее 1 ,5Л*Г Rsj n

где Vsh.b, Vc,ь — сопротивления сдвигу бетонных шпонок вычисляе
мые соответственно по формулам (130), (131); R*,tr — сопротивле
ние растяжению поперечной арматуры стыка, принимаемое не более 
величины R™'tKr —2,5 RbtAsh/Atr; Atr — площадь сечения поперечной 
арматуры стыка; /а — глубина шпонки; /j — расстояние между сты
куемыми поверхностями стены.

Для зданий с монолитными и сборно-монолитными перекры
тиями, имеющими монолитные железобетонные пояса вдоль стен, 
а также со сборными плитами перекрытий при платформенном стыке 
со стенами разрешается при расчете на сдвиг вертикальных стыков 
стен учитывать сопротивление перекрытия.

Для узлов монолитных стен тавровой и крестообразной формы 
в плане условие (136) не проверяется.

5.40. Прочность перекрытия при сдвиге вдоль вертикального 
стыка стен определяется по формуле

Vp — 2Rm р tp (t +  bej ) y (137)

где Rbt,p — расчетная прочность при растяжении бетона перекры
тия (для сборно-монолитного перекрытия — бетона монолитного же
лезобетонного пояса, расположенного вдоль стен); /р—толщина пли
ты перекрытия (пояса); /  — толщина стены; bef — эффективная 
ширина, учитывающая сопротивление срезу плиты за пределами 
толщин стены и принимаемая равной: ЫР — для монолитных
и сборно-монолитных перекрытий, 2tP — для сборных перекрытий 
(при одностороннем опирании перекрытий величина уменьшается 
вдвое).

5.41. Расчет прочности вертикальных соединений на действие 
сжимающих сил выполняется аналогично расчету горизонтальных 
стыков. Для монолитных и сборно-монолитных стен вертикальные 
соединения проверять на сжатие не требуется.

5.42. Растягивающие усилия, возникающие в вертикальных сты
ках сборных стен и швах бетонирования монолитных стен, следует 
воспринимать арматурными связями.

Расчет прочности горизонтальных стыков на сдвиг

5.43. При расчете прочности горизонтальных стыков на сдвиг 
следует учитывать нормальные силы, действующие перпендикулярно 
плоскости сдвига. В зависимости от знака и характера приложения 
нормальной силы необходимо различать следующие расчетные слу
чаи:

а) во всех расчетных комбинациях нагрузок стык сжат (N > 0 ,
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при этом равнодействующая сжимающей силы проходит в ядре 
сечения;

б) то же, что и в случае «а», но в одной или нескольких расчет
ных комбинациях нагрузок равнодействующая сила проходит вне 
ядра сечения или N < 0.

5,44. Прочность плоских горизонтальных стыков при сдвиге 
проверяется по формуле

V < (Rx +  n o )A ct (138)

где Rx — сопротивление растворного шва срезу, принимаемое для 
растворов марки 50 и выше, в случае, указанном в п. 5.43а равном 
0 ,16МПа (1,6кгс/см2), а в случае указанном в п. 5.436, /?т =  0; 
а  — среднее напряжение сжатия в сжатой зоне горизонтального 
стыка;
Г] — коэффициент трения, принимаемый для горизонтальных стыков 
равным: для плоских стыков сборных элементов — 0,6; для гори
зонтальных технологических швов бетонирования монолитных стен, 
выполняемых без специальной обработки — 1;
Ас — площадь сжатой зоны стыка.

5.45. Для горизонтального стыка с бетонными шпонками проч
ность при сдвиге проверяется по формуле

V <  r\Nс +  0 ,9т Кс Vk,ьш (139)

где N с — действующая на стык сжимающая сила за минусом сжи
мающих усилий в полках (для столба неплоской формы); т А,с — 
количество шпонок, расположенных в сжатой зоне стыка; Vh,b — со
противление сдвигу бетонной шпонки, вычисляемое по п. 5.38.

5.46. Для горизонтального стыка с железобетонными шпонками 
сопротивление сдвигу принимается равным большей из величин

VSi вычисляемых по формулам

К  =  n (Nc +  Atr Rltir) +  0 .9 mkiC Им ; (140)

=  4 (Nc + Afr RSitr) +  0,6 mk VM . (141)

где AtTl Rs,tr — соответственно площадь сечения и расчетное сопро
тивление арматуры поперечных связей в горизонтальном стыке; 
mд,с — количество шпонок, расположенных в сжатой зоне стыка; 
mk — общее количество шпонок в стыке.

5.47. Для горизонтального стыка с замоноличенными бетоном 
шпонками из прокатного металла (двутавра, уголков и др.) сопро
тивление сдвигу принимается равным ббльшей из величин:

К  =  Ч {N o +  А ,Н R *,<r) +  0 . 9 ;  (142>
К  =  М ^  +  A* Rs,tr) +  0 ,в « *  V *.. . (143)

где Vh,a — сопротивление сдвигу металлической шпонки, принимав* 
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мое меньшей из величин Va,&, Va,e, вычисляемых по формулам

где Яь ,топ и Rbt,mon — соответственно расчетные сопротивления 
бетона замоноличивания стыка при сжатии и растяжении; Л*,с — 
площадь сжатия бетона, через которую передается сдвигающая си
ла на металлическую шпонку; Ла,8д — площадь среза бетона по бо
ковым и верхней торцевой граням металлической шпонки; R» — со
противление проката сдвигу, определяемое по СНиП И-23-81*; 

Ль,a “  площадь среза металлической шпонки,

5.48. В панелях с проемами перемычка должна быть рассчита
на на изгиб от вертикальных нагрузок (от опирающихся на пере
мычку перекрытий, балконов и т. п.) и на усилия перекоса, возни
кающие при изгибе стены в собственной плоскости.

При расчете на изгиб от вертикальных нагрузок перемычка рас
сматривается как балка с защемленными опорами. В перемычках 
должна быть проверена прочность вертикальных и наклонных се
чений.

Расчетные вертикальные сечения перемычек принимаются рас
положенными в местах защемления перемычки в простенки (опор
ные сечения) и по середине пролета перемычки в свету. Вертикаль
ные сечения проверяют на действие суммарного изгибающего мо
мента от длительных и кратковременных нагрузок.

В над проемной перемычке сечение верхней продольной арма
туры принимается равным сумме сечений, необходимых для восприя
тия усилий от вертикальной нагрузки и усилий от перекоса. Сече
ние нижней продольной арматуры этой перемычки принимается по 
наибольшему из усилий от вертикальной нагрузки или от перекоса.

В подпроемной (нижней) перемычке панели с оконным проемом 
требуемое армирование определяется по усилиям от перекоса.

В необходимых случаях площадь продольной арматуры может 
быть увеличена для восприятия усилий, возникающих при извлече
нии панелей из формы или при перевозке.

Для вертикальных сечений должна быть проверена величина 
раскрытия трещин.

5.49. Расчетные наклонные сечения перемычек, для которых от
ношение длины пролета I к расчетной высоте перемычки /г0< 1 ,5  
и менее, принимаются проходящими через низ и верх противопо
ложных опорных сечений. Для таких перемычек длина проекции на
клонного сечения на ось перемычки равна ее пролету в свету.

Для перемычек с соотношением l/h0 более 1,5 следует прове
рять расчетные наклонные сечения, проходящие через верх пли

У а ,Ъ  — R b . m o n  A h , c  4“ R b t ym o n  A k y$h l  

Vat$ ”  Rs Ahta*
(144)
(145)

Расчет перемычек
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низ одного из опорных сечений перемычки, а также через точку на 
оси перемычки, где изгибающий момент от перекоса перемычки ра
вен нулю. Длину проекции наклонного сечения рекомендуется при
нимать не более 1,5h0t где ft0 — расчетная высота поперечного сече
ния перемычки,

КРУПНОПАНЕЛЬНЫЕ БЕТОННЫЕ И ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫЕ 
СТЕНЫ

5.50. Для несущих и самонесущих стен следует применять од
норядную разрезку на панели (панели высотой на этаж).

Панели ненесущих стен и перегородок могут иметь однорядную, 
двухрядную или вертикальную полосовую разрезки.

Разрезку стен на панели и назначение размеров конструктив
ных элементов зданий и конструкций стен рекомендуется выпол
нять с учетом вариантности конструктивных решений панелей и их 
взаимозаменяемость (возможность применения однослойных и слои
стых панелей, панелей бетонных и с обшивками из листовых мате
риалов и пр.), а также возможность использования нескольких 
видов основных материалов (различных видов легкого бетона, ячеи
стого бетона, различных утеплителей, отделочных и других мате
риалов).

В случаях, когда замена панелей одного типа на другой тип 
приводит к неполному использованию физико-механических или 
теплотехнических характеристик панелей, рекомендуется предусмат
ривать решения стыков между наружными и внутренними конст
рукциями и решения внутренних конструкций, рассчитанные на 
применение наружных стеновых панелей какого-либо одного типа 
(например, бетонных, только однослойных или только трехслойных).

Детали для подъема панелей из тяжелого бетона рекоменду
ется проектировать по прил. 5.

Панели наружных стен

5.5!. Координационные размеры панелей наружных стен, толщина 
слоев, классы бетона по прочности на сжатие, марки бетона и ра
створа по морозостойкости и средней плотности следует назначать 
по ГОСТ 11024—84*.

5.52. Панели наружных стен в зависимости от конкретных ус
ловий строительства можно проектировать однослойными или слои
стыми,

5.53. Панели наружных стен рекомендуется проектировать цель
ной конструкции. Для однослойных панелей из ячеистого бегона 
и слоистых панелей допускается применять составные конструкции.
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5.54. Защитно-декоративную отделку панелей наружных стен 
следует выбирать с учетом способа изготовления панели и материа
ла ее наружного основного слоя.

Для однослойных панелей из легкого бетона и слоистых пане
лей с наружным основным слоем из тяжелого или легкого бетона 
рекомендуется предусматривать следующие виды отделки наружных 
(фасадных) поверхностей:

а) при изготовлении фасадной поверхностью вниз: 
облицовка плитками керамическими, стеклянными или из при

родного камня;
отделка декоративным бетоном с обнаженным заполнителем; 
отделка слоем раствора или мелкозернистого бетона с рельеф

ной или ровной поверхностью;
окраска атмосферостойкими красками;
б) при изготовлении фасадной поверхностью вверх: 
отделка слоем бетона с обнаженным заполнителем; 
присыпка или втаплнвание декоративных дробленых материа

лов (мрамора, гранита, цветного стекла и др.);
отделка керамической глазурью; 
окраска атмосферостойкими красками.
5.55. Для однослойных панелей из ячеистого бетона защитно

декоративная отделка наружных поверхностей может предусматри
ваться до и после автоклавной обработки. До автоклавной обработ
ки при изготовлении панелей фасадной поверхностью вниз можно 
предусматривать:

отделку поризованными растворами плотностью 1200— 
1400 кг/м3 на цветном цементе с гладкой или рельефной поверх
ностью;

отделку по слою поризованного раствора или непосредственно 
по бетону основного слоя каменными дроблеными материалами 
фракцией 20 мм, стеклянными или неглазурованными керамически
ми плитками размером 22 x2 2  или 48X 48 мм.

Послеавтоклавную декоративную отделку фасадной поверхно
сти рекомендуется предусматривать в виде окраски синтетическими 
красками; стирол-бутадиеновыми, по дивинил ацетатным и (ПВАЦ),
цементно-перхлорвиниловыми (ЦПВХ) или гидрофобными эмалями.

При отделке панелей из ячеистого бетона каменными дробле
ными материалами или плитками следует предусматривать окраску 
фасадной поверхности кремнийорганическим составом.

5.56. Двухслойные панели с наружным теплоизоляционным сло
ем из крупнопористого бетона должны иметь защитнодекоративпый 
слой из тяжелого или мелкозернистого бетона плотной структуры.

5.57. Внутренний отделочный слой из раствора рекомендуется 
предусматривать в однослойных панелях наружных стен из легких
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бетонов и в слоистых панелях с основным внутренним слоем из 
легкого бетона при изготовлении панелей фасадной поверхностью 
вниз.

5.58. Панели наружных стен рекомендуется армировать прост
ранственными арматурными блоками, собираемыми из вертикальных 
и горизонтальных каркасов, сеток и отдельных арматурных изделий 
(закладных деталей, подъемных петель и др.).

5.59. В однослойных бетонных панелях (без расчетного верти
кального армирования) вертикальные поперечные каркасы рекомен
дуется располагать с шагом по длине панели не более 1,5 м, при 
этом следует предусматривать установку каркасов по краям панели 
и вдоль проемов. Горизонтальные поперечные каркасы следует рас
полагать вдоль горизонтальных кромок панели, а также над и под 
проемами. Диаметр продольных стержней каркасов рекомендуется 
принимать не менее 5, хомутов — 4 мм. Армирование перемычек, 
на которые опираются плиты перекрытий, следует назначать. по 
расчету.

Для ограничения раскрытия трещин в углах проемов рекомен
дуется предусматривать дополнительное армирование наклонными 
стержнями, Г-образными сетками или другими способами.

В железобетонных панелях, для которых требуется вертикаль
ное армирование простенков для обеспечения их прочности при вие- 
центренном сжатии из плоскости стены, армирование следует назна
чать по СНиП 2.03.01—84.

5.60. В двухслойных панелях внутренний несущий слой должен 
иметь двухстороннее армирование, образуемое продольными стерж
нями поперечных каркасов и (или) сетками. У наружной (фасад
ной) поверхности панели следует предусматривать установку арма
турной сетки. При наружном утепляющем слое из крупнопористого 
бетона арматурную сетку следует располагать в пределах толщины 
защитно-декоративного слоя панели. Требуемую по расчету армату
ру, подъемные петли и арматурные связи следует размещать во 
внутреннем несущем слое.

5.61. Армирование трехслойных панелей с соединительными ар
мированными ребрами между внешними бетонными слоями реко
мендуется принимать аналогичным армированию однослойных па
нелей (см. п. 5.59). Армирование соединительных ребер следует 
назначать по расчету, в том числе с учетом усилий от температурных 
климатических воздействий.

5.62. Для трехслойных панелей с гибкими связями рекоменду
ется принимать следующую схему армирования:

двухстороннее армирование внутреннего несущего слоя верти
кальными и горизонтальными каркасами, расположенными перпен
дикулярно плоскости стены и объединенными в единый арматурный
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блок совместно с каркасами перемычек; каркасы рекомендуется 
располагать по периметру панели, по контуру проемов, а также 
в простенках с шагом не более 1,5 м;

армирование сеткой из стержней диаметром не менее 3 мм на
ружного бетонного слоя.

Для соединения наружного и внутреннего слоев панели следует 
предусматривать металлические связи. Подъемные петли и арма
турные выпуска для соединения панели с другими конструкциями 
здания следует размещать во внутреннем слое панели.

5.63. Металлические связи трехслойных панелей должны обес
печивать передачу усилий от наружного слоя на внутренний несу
щий слой. При этом конструкция связей и их расположение по полю 
стены не должны создавать препятствия для свободных темпера
турных деформаций наружного слоя.

Рекомендуется предусматривать три типа гибких связей: под
вески, подкосы и распорки.

Подвески предназначены для передачи вертикальной нагрузки 
от наружного бетонного слоя панели на внутренний несущий слой. 
Подвески рекомендуется конструировать так, чтобы они обеспечи
вали передачу вертикальных нагрузок на внутренний слой без уча
стия других связей панели. С этой целью подвеска должна иметь 
растянутый и сжатый подкосы, надежно заанкеренные в наружном 
и внутреннем слоях панели. Металлические связи составных пане
лей можно выполнять в виде податливых соединений закладных 
деталей. Панель должна иметь не менее двух подвесок.

Подкосы предназначены для фиксации положения наружного 
слоя относительно внутреннего и ограничения взаимного сдвига 
слоев в горизонтальной плоскости. Подкосы конструируют по типу 
подвесок, но располагают в горизонтальной плоскости.

Распорки предназначены для передачи от наружного слоя на 
внутренний горизонтальных нагрузок от ветра и других воздейст
вий. Распорки можно использовать для фиксации положения плит
ного теплоизоляционного материала при бетонировании панели.

Металлические связи следует выполнять из коррозионно-стойких 
сортов стали. Допускается применять гибкие связи из стержней 
горячекатаной стали классов A-I, А-П и Вр1 с противокоррозионным 
покрытием, обеспечивающим требуемый срок службы гибкой связи. 
Рецептуру и толщину противокоррозионных покрытий следует наз
начать по расчету с учетом вида материала теплоизоляционного 
слоя, агрессивности внешней среды и срока службы здания.

5.64. Для теплоизоляционного слоя трехслойных панелей реко
мендуется применять жесткие теплоизоляционные материалы.

Полу жесткие теплоизоляционные материалы допускается при
менять только в сочетании с жесткими. В этом случае полужесткий
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теплоизоляционный материал укладывают непосредственно на слой 
бетона, являющийся нижним при бетонировании.

Деление теплоизоляционных материалов на жесткие и полужест- 
кие выполняется в зависимости от коэффициента их уплотнения, 
равного отношению уменьшения толщины слоя теплоизоляции после 
обжатия к начальной толщине слоя. Коэффициент уплотнения для 
жестких теплоизоляционных материалов должен быть 0,06 и менее; 
для полужестких материалов — более 0,06, но не более 0,2.

Плиты из влагоемких теплоизоляционных материалов необхо
димо защищать от увлажнения при формовании пакетированием 
d водозащитные оболочки.

5.65. Наружную стеновую панель с экраном на относе рекомен
дуется проектировать как составную, которая состоит из основной 
панели и экрана, закрепленного на ней с помощью соединительных
связей.

В двухслойных панелях внутренний слой рекомендуется проек
тировать из легкого бетона, а экран — из тяжелого или плотного 
легкого бетона. Связи основной панели и экрана рекомендуется вы
полнять в виде отдельных соединительных элементов из коррозион
но-стойкой стали или обычной стали, защищенной от коррозии.

Панели внутренних стен

5.66. Проектные размеры, классы бетона по прочности на сж а
тие, марки по морозостойкости панелей внутренних стен следует 
принимать по ГОСТ 12504—80*.

5.67. Панели внутренних стен рекомендуется проектировать од
норядной разрезки (высотой на этаж) сплошного сечения. При тех
нико-экономическом обосновании допускается проектировать пане
ли с пустотами,

5.68. Панели внутренних стен с дверными проемами рекоменду
ется проектировать замкнутыми с железобетонной перемычкой или 
арматурным каркасом по низу проема.

Простенки шириной менее 0,3 м проектировать не рекоменду
ется. При расположении дверного проема у края панели надпроем- 
ную перемычку следует проектировать как консольный элемент 
стеновой панели.

5.69. Конструктивное армирование бетонных панелей внутрен
них стен рекомендуется принимать двухсторонним из плоских или 
гнутых вертикальных и горизонтальных каркасов и отдельных 
стержней, объединенных в единый арматурный каркас. Расстояние 
между вертикальными каркасами следует принимать не более
1,5 м. Горизонтальные каркасы следует, как минимум, располагать 
по верху и низу панели.
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Площадь сечения вертикальной и горизонтальной арматуры, 
устанавливаемой у каждой из сторон панели, следует прини
мать не менее: для панелей из тяжелого, легкого и ячеистого бе
тонов— 0,2 см2/м; для панелей из силикатного бетона—* 
0,3 см2/м.

Бетонные панели внутренних стен, изготавливаемые в горизон
тальном положении, допускается армировать одной сеткой, распо
ложенной у грани панели, обращенной к поддону формы. Кроме 
сетки, панель должна быть армирована каркасами по периметру 
панели. Суммарная площадь сечения арматуры сеток и каркасов по 
вертикальному и горизонтальному сечениям должна быть не менее 
0,4 см2/м.

5.70. В панелях внутренних стен с проемами необходимо уста* 
навливать в плоскости перемычек парные вертикальные каркасы, 
продольные стержни которых следует заводить за грань проема не 
менее чем на 0,5 м. По низу проема следует предусматривать же
лезобетонную перемычку или арматурный каркас.

Простенки шириной 0,6 м и менее должны иметь не менее двух 
вертикальных каркасов, соединенных между собой с двух сторон 
горизонтальными стержнями с шагом не более 0,3 м.

Диаметр продольных стержней каркасов рекомендуется при
нимать не менее 5 мм, диаметр поперечных стержней — не менее 
3 мм.

5.71. Железобетонные панели внутренних стен рекомендуется 
армировать поперечными вертикальными каркасами, расположенны
ми с шагом не более 0,4 м и объединенными в арматурный блок 
горизонтальными каркасами вверху и внизу панели и отдельными 
стержнями по высоте панели с шагом 0,5—0,6 м. Площадь сечения 
вертикальной арматуры устанавливается по расчету, но принимает
ся не менее требуемой для внецентренно сжатых железобетонных 
элементов. Диаметр вертикальных и горизонтальных стержней ре
комендуется принимать не менее 8 мм. Поперечные стержни карка
сов следует располагать с шагом не более 20d, где d — диаметр 
продольных стержней каркаса.

Если требуемая по расчету площадь сечения продольных стерж
ней вертикальных каркасов меньше площади сечения, соответст
вующей минимальному проценту армирования, то железобетонные 
панели внутренних стен разрешается армировать двумя сетками 
с шагом вертикальных стержней не более 0,4 м, объединенными 
в арматурный блок вертикальными и горизонтальными каркасами. 
Расстояние между вертикальными каркасами следует принимать не 
более 1 м, диаметр продольных стержней каркасов рекомендуется 
принимать не менее 5 мм.

5.72. Многопустотные панели внутренних стен рекомендуется
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армировать с двух сторон сетками, объединенными по контуру 
панели или блока каркасами.

5.73. Для обеспечения требуемой звукоизоляции внутренних стен 
и их стыков рекомендуется:

проектировать стыки внутренних межквартирных стен профили
рованной формы в плане, при плоской форме вертикальных торцов 
панелей предусматривать уплотнение стыков упругими звукоизоля
ционными прокладками;

предусматривать заполнение раствором горизонтальных стыков 
панелей внутренних стен с перекрытиями;

места пропуска труб через перекрытия и межкомнатные степы 
уплотнять асбестовым шнуром или устанавливать гильзы из асбес
тового картона (через межквартирные стены пропуск труб не до
пускается);

применять для скрытой электроразведки трубки и распаянные 
коробки, замоноличенные в теле панели;

в межквартирных стенах устраивать раздельные каналы элек
тропроводки для каждой из квартир;

в случае двухстороннего расположения распаянных коробок, 
штепсельных розеток, выключателей или другого электрооборудо
вания устраивать между ними бетонные перемычки толщиной не ме
нее 40 мм;

положение лунок и отверстий согласовывать с расположением 
арматуры в панелях.

Вентиляционные блоки, шахты и электропанели

5.74. Панели и блоки с каналами и шахтами для вентиляции 
и дымоудаления рекомендуется проектировать самонесущими или 
ненесущими. Вентиляционные каналы разрешается размещать в пане
лях несущих стен. Конструкция горизонтальных стыков таких пане
лей и блоков должна обеспечивать их надежную герметизацию.

5.75. Дымоходы для отвода дымовоздушной смеси от отопитель
ных и нагревательных приборов следует размещать в бетонных са
монесущих блоках высотой на этаж.

В зданиях высотой не более пяти этажей допускается устраивать 
дымоходы в несущих стенах.

Если температура отводящих газов до 200 °С, то блоки с дымо
ходами предусматриваются в зданиях высотой не более девяти эта
жей. Расчетную прочность бетона на сжатие таких блоков с дымо
ходами следует назначать на 25 % выше расчетной прочности бе
тона, требуемой по условиям прочности.

Если температура отводящихся газов достигает 600 °С, то бло
ки с дымоходами допускаются в зданиях не более трех этажей и вы
полняются из жаростойкого бетона.
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5.76. Вентиляционные шахты дымоудаления допускается объе
динять с тюбингами лифтовой шахты в один сборный элемент.

Вентиляционные панели и шахты, устанавливаемые выше чердач
ного перекрытия при холодном чердаке или выше кровли при теп
лом чердаке, должны быть утепленными. Сопротивление теплопере
даче стенок панели или шахты (при учете утепляющего слоя) дол
жно составлять не менее 0,8 сопротивления теплопередаче наружной 
стены.

5.77. Шахты мусороудаления рекомендуется проектировать нене- 
сущими или самонесущими из асбестоцементных труб или бетонных 
блоков; для последних следует применять бетоны стойкие к корро
зии. Бетонные шахты мусороудаления не разрешается объединять 
с шахтой лифта.

5.78. Шахты для вертикальных инженерных разводок рекомен
дуется выполнять в составе объемных элементов санитарных кабин 
и кухонь или в виде специальных панелей, которые могут проекти
роваться несущими, самонесущими и ненесущими.

5.79. Лифтовые шахты рекомендуется проектировать из объем
ных элементов заводского изготовления, имеющих закладные дета
ли для крепления направляющих и другого оборудования.

Сопряжение элементов лифтовой шахты по высоте рекомендуется 
проектировать контактным с опиранием их друг на друга по всему 
контуру через слой раствора. Расчетное значение прочности раствора 
назначается по расчету, но не менее расчетной прочности, прини
маемой для стыков несущих стен.

Воздушный зазор между внешней поверхностью стенок лифто
вой шахты и примыкающими внутренними стенами должен состав
лять не менее 40 мм.

Зазор между перекрытиями и стенками шахты должен быть не 
менее 20 мм и заполняться упругими прокладками.

5.80. Панели и блоки с каналами шахты для вертикальных ин
женерных коммуникаций, вентиляции, дымоудаления и лифтовые 
шахты рекомендуется армировать сетками.

Перегородки

5.81. Бетонные перегородки рекомендуется проектировать одно
рядной разрезки размером на комнату при необходимости с дверны
ми проемами.

Однослойные бетонные панели перегородок рекомендуется про
ектировать из тяжелого, легкого или автоклавного ячеистого бето
на, а также гипсобетона.

Панели из автоклавного ячеистого бетона и гипсобетона толщи
ной 80— 100 мм следует применять для межкомнатных перегородок.
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При применении двойных межкваргирных перегородок толщина 
воздушного промежутка между панелями должна быть не менее 
60 мм.

СТЕНЫ  ИЗ МОНОЛИТНОГО БЕТОНА

5.82. Наружные и внутренние стены из монолитного бетона при 
применении переставных опалубок возводятся одновременно или 
последовательно (сначала внутренние стены, а затем наружные или 
наоборот).

Внутренние монолитные стены рекомендуется проектировать од
нослойными. Наружные стены могут быть однослойными или слоис
тыми.

5.83. Для возведения несущих стен из монолитного бетона реко
мендуется применять тяжелые бетоны класса не ниже В7,5 и легкие 
бетоны класса не ниже В5. В зданиях высотой четыре и менее этажей 
допускается в несущих стенах применять легкие бетоны класса В3,5. 
Для внутренних стен плотность легких бетонов должна быть не ни
же 1700 кг/м3.

5.84. Монолитные однослойные наружные стены рекомендуется 
проектировать из легкого бетона плотной структуры. При межзер
новой пористости бетона не более 3 % и класса бетона не ниже В3,5 
в нормальной и сухой по влажности зонах допускается наружные 
стены проектировать без защитно-декоративного слоя. Наружные 
легко бетонные стены без защитно-декоративного слоя следует окра
шивать гидрофобными составами.

Наружные однослойные стены рекомендуется проектировать из 
легких бетонов с плотностью не более 1400 кг/м3. При технико-эко
номическом обосновании в однослойных наружных стенах допуска
ется применять легкие бетоны плотностью более 1400 кг/м3.

5.85. Слоистые наружные стены можно проектировать из двух 
или трех основных слоев. Двухслойные наружные стены могут иметь 
утепляющий слой с наружной или внутренней стороны. В трехслой
ных наружных стенах утепляющий слой располагается между бетон
ными слоями.

5.86. Двухслойные наружные стены с утеплением с наружной 
стороны могут быть монолитными и сборно-монолитными.

Монолитные стены возводят в два этапа. На первом этапе в пе
реставных опалубках из тяжелого бетона возводят внутренний слой 
стены, на втором — наружный слой из теплоизоляционного легкого 
монолитного бетона.

Сборно-монолитная стена состоит из внутреннего монолитного 
слоя, выполняемого из тяжелого бетона, и наружного слоя — из сбор
ных элементов.
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5.87. Двухслойная наружная стена с утеплением с внутренней 
стороны состоит из наружного монолитного бетонного слоя, внут
реннего утепляющего слоя — из газобетонных блоков толщиной не 
более 5 см или из жестких плитных утеплителей (например, из пено
полистирола) толщиной не более 3 см и внутреннего отделочного 
слоя (рис. 26 ,а).

Ограничение толщин утепляющих слоев связано с обеспечением 
нормального тепловлажностного режима стен.

Тяжелый бетон целесообразно применять при расчетных зимних 
температурах, не превышающих минус 7 °С. В остальных случаях 
необходимо применять легкие бетоны.

Рекомендуется два варианта возведения наружных монолитных 
стен с утеплением с внутренней стороны:

сначала на внутреннем щите опалубки укладывают слой утепли
теля, затем опалубку собирают и бетонируют слой из монолитного 
бетона. При этом можно применять некалиброванные по толщине 
плиты утеплителя;

плиты утеплителя устанавливают после бетонирования стен.
При этом необходимо применять калиброванные по толщине 

плиты утеплителя.
При проектировании двухслойных стен с утеплителем с внутрен

ней стороны следует учитывать, что возведение таких стен проще, 
чем стен с утеплителем с наружной стороны, но их применение ог
раничивается условием отсутствия точки росы в пределах толщины 
утепляющего слоя.

5.88. Трехслойные наружные стены рекомендуется проектировать 
сборно-монолитными, состоящими из внутреннего несущего слоя мо
нолитного тяжелого бетона и утепленной сборной панели-скорлупы, 
устанавливаемой с наружной стороны. Панель-скорлупу можно ус
танавливать до и после возведения монолитной части стены (рис. 
26, б).

Допускается трехслойные наружные стены проектировать с на
ружными и внутренними слоями из монолитного бетона и утепляю
щим слоем из жестких плитных утеплителей (рис. 26, в).

5.89. Конструктивное армирование стен следует предусматривать 
двух типов в зависимости от напряженного состояния стены:

если от расчетных нагрузок в сечении стены возникают растяги
вающие напряжения или в полностью сжатом сечении стены мини
мальные сжимающие напряжения а  бетоне а < 1  МПа (10 кгс/см2), 
то конструктивное армирование рекомендуется принимать по всему 
полю стены, при этом количество вертикальной и горизонтальной ар
матуры должно быть не менее 0,025 % соответствующего поперечно
го сечения стены;

в остальных случаях конструктивную арматуру устанавливают
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Рис. 26. Н аруж ны е стены м о н о  
литных зданий
а  — д в у х сл о й н а я ; б — т р ех сл о й н ая  с 
н ар у ж н ы м  сл о ем  из сборной . панели  
ск о р л у п ы ; в  — то  ж е , с  внеш ним и сл о 
ями из м он ол и тн ого  б ето н а
I — б л о ч н ая  о п а л у б к а ; 2 — п ан ель- 
ск о р л у п а ; 3 — монолитны й бетон  сте
ны; 4  — р аб о ч и е  п од м остки ; 5 кре 
п еж н ая  си сте м а  п ан ел и -скорл уп ы ; 6 — 
утеп л и тел ь ; 7 — с в я з ь ;  8 — щ и ты  о п а
л убки ; 9 — б а д ь я ; 10 — р ассек ател ь ;!
I I  — бетон

6}

в)
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только по контуру стены, а в пересечениях несущих стен, в местах 
резкого изменения толщин стен, у граней дверных и оконных прое
мов и у граней отверстий устанавливают вертикальную арматуру 
площадью сечения не менее 1 см2:

Вертикальную конструктивную арматуру рекомендуется проекти- 
ровать в виде гнутых (Г-образных) каркасов.

Стыкование вертикальных каркасов по высоте здания рекомен
дуется производить в уровне перекрытий внахлестку без сварки. Ве
личина перепуска определяется расчетом. При конструктивном арми
ровании стен величина перепуска принимается не менее 200 мм не
зависимо от диаметра вертикальной арматуры. При сборных 
перекрытиях стыкование арматурных каркасов рекомендуется произ
водить отдельными стержнями, устанавливаемыми между торцами 
плит перекрытий.

Роль горизонтальной конструктивной арматуры в случае приме
нения неразрезных монолитных, а также сборных и сборно-монолит
ных перекрытии, опертых по контуру или трем сторонам, выполняет 
конструктивная арматура в перекрытиях, расположенная парал
лельно стенам. В случае применения сборных балочных перекрытий 
рекомендуется устанавливать дополнительную горизонтальную арма
туру в местах сопряжения их с монолитными стенами.

5.90. Расчетное армирование стен из монолитного бетона на вне- 
центренное сжатие из плоскости рекомендуется выполнять арматур
ными блоками, собираемыми из Г-образных каркасбв на строитель
ной площадке. Следует предусматривать дифференцированное рас
четное армирование по высоте здания в соответствии с изменением 
усилий в конструкциях.

Уменьшение расчетного армирования по высоте здания следует 
осуществлять за счет более редкого расположения вертикальных 
каркасов и (или) уменьшения диаметра вертикальных стержней.

5.91. Повышение трещиностойкости монолитных стен (ограниче
ние по трещинообразованию или ширине раскрытия трещин) может 
быть достигнуто за счет выбора рациональных конструктивных си
стем и конструктивно-технологического решения стен; рационально
го применения материалов в наружных и внутренних стенах в со
ответствии с указаниями пп. 5.92—5.93.

5.92. Для предотвращения образования сквозных вертикальных 
температурно-усадочных трещин рекомендуется назначать отноше
ние длины стены к высоте этажа не более двух.

В случае, если длина стены превышает вдвое высоту этажа, то 
в глухих участках стен рекомендуется устраивать вертикальные тех
нологические швы.

5.93. Для ограничения раскрытия наклонных трещин во внут
ренних стенах верхних этажей зданий перекрестно-стеновой конст-
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руктивной системы с несущими наружными стенами разность А пе
ремещений сопрягаемых участков наружной и внутренней стен не 
должны превышать величин, приведенных в табл. 7.

Т а б л и ц а  7

Высота стены, м 15 18 21 24 27
3S и 

более

Допускаемая разность 
перемещения сопрягае
мых стен, мм

7 8 9 ю 12 15

Для уменьшения разности вертикальных перемещений несущих 
стен рекомендуется их выполнять из разных бетонов. При невоз
можности обеспечить за счет соответствующего подбора состава бе
тона и толщин стен допустимой разности их вертикальных переме
щений следует наружные стены проектировать ненесущими.

Разность перемещений определяется в предположении свобод
ных деформаций сопрягаемых стен по формуле 

п
д  =  2  (146)

/= 1

где hj — высота этажа J; а и <т2 — средние сжимающие напряжения 
соответственно в наружной и внутренней стенах от длительно дей
ствующей вертикальной нагрузки в уровне этажа /; £ ц , £ 2j — мо
дули деформаций бетона соответственно наружной и внутренней 
стен при длительном действии нагрузки; еь е2— деформации сво
бодной усадки соответственно наружной и внутренней стен, опре
деляемой по п. 5.94; п — количество этажей.
Определение величины Д следует производить дважды: через год 
после начала эксплуатации здания и на момент достижения пре
дельных значений деформаций ( 7 = 0 о). В расчете принимают боль
шую величину.

5.94. Деформации свободной усадки стен из монолитного бето
на рекомендуется определять по формуле

г =  ги ^ У ( Ут> ( 147>
где е« — предельные деформации усадки бетона

f u =  l . l Y b ^ B  V n  ; (148)

В — расходы воды на 1 м3 бетонной смеси, кг; Ц — расход цемента 
на 1 м3 бетонной смеси, кг; — коэффициент, учитывающий вид 
бетона, определяется по результатам испытаний. При отсутствии 
экспериментальных данных принимается равным: для тяжелого бе
тона — 1; легких бетонов — 1,3; у* — коэффициент, учитывающий 
толщину стены, определяется по табл. 8; уг — коэффициент, учиты-
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вающнй продолжительность усадки бетона ут ~ Т / ( Т + а ) \  Г — вре
мя, прошедшее после укладки бетона в опалубку, сутки; а — коэф
фициент, определяемый по табл. 8.

Т а б л и ц а  8

Толццша стеныч см 10 20 30 40 50

V/ 1 0 ,8 0 ,7 0,6 0 ,5

а

оо

100 125 156 2Q0

V» — коэффициент, учитывающий относительную влажность воздуха
окружающей среды (ш);
при 10 % < ш < 3 0 %  2—0,02 ш\
при 30 % < w < 80 % у w“  1Л—0,01 w.

В период возведения здания (до начала отделочных работ) от
носительная влажность воздуха для наружных и внутренних стен 
определяется для соответствующего региона по СНпП 2.01.01—82.

В период выполнения отделочных работ и эксплуатации значе
ние влажности определяется следующим образом. В отопительный 
период влажность воздуха для внутренних стен определяется по экс
периментальным данным, а при их отсутствии — равной 40% ; для 
наружных стен — равной среднеарифметическому значению между 
влажностью наружного воздуха и внутри помещения. В  остальное 
время влажность воздуха для наружных и внутренних стен прини
мается по СНиП 2.01.01—82.

5.95. При невыполнении ограничений п. 5.93 по разности пере
мещений сопрягаемых участков наружной и внутренней стен Д реко
мендуется конструктивное армирование внутренних стен в верх
них этажах при высоте здания 12 этажей и более. При этом арми
руются только участка внутренних стен, сопряженные с наружными 
стенами. Арматуру следует устанавливать на участке от грани на
ружной стены до проема или до пересечения со стеной другого на
правления. Армируют стены трех верхних этажей (включая техни
ческий этаж ).

Армирование рекомендуется производить каркасами в верти
кальном и отдельными стержнями в горизонтальном направлении 
с шагом 400 мм из арматуры диаметром б мм, класса А-Ш , объеди
ненными в пространственный блок или сетками из арматуры диа
метром 5 мм, класса Вр-I с ячейкой 250x250 мм у обеих граней 
стены.
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СТЕНЫ И ПЕРЕГОРОДКИ С ОБШИВКАМИ ИЗ ЛИСТОВЫХ 
МАТЕРИАЛОВ

5.96. Наружные стены и перегородки с обшивками из листовых 
материалов рекомендуется проектировать в виде слоистых каркас
ных панелей заводского изготовления. Перегородки с обшивками из 
листовых материалов могут собираться непосредственно на месте воз
ведения из отдельных элементов (перегородки поэлементной 
сборки).

5.97. Слоистые панели рекомендуется проектировать однорядной 
разрезки (высотой на этаж ). Длину панелей наружных стен реко
мендуется принимать равной шагу вертикальных несущих конструк
ций здания (за вычетом необходимых зазоров). Длину (ширину) 
панелей перегородок рекомендуется принимать равной 60, 90 
и 120 см. Панелн слоистых перегородок рекомендуется устанавли
вать после монтажа несущих конструкций.

При конструировании панелей рекомендуется предусматривать 
возможность беспетлевого монтажа или установку специальных стро- 
повочных деталей. Панели с проемами рекомендуется проектировать 
с использованием стандартных оконных и дверных блоков.

5.98. Наружные стены и перегородки с обшивками из листовых 
материалов следует проектировать ненесущими. Для предотвраще
ния передачи на них усилий, возникающих при деформациях несу
щих конструкций зданий, необходимо предусматривать зазоры, уп
лотняемые упругими прокладками и перекрываемые при необходи
мости нащельниками.

Ненесущие наружные стены и перегородки должны восприни
мать и передавать несущим конструкциям здания усилия от непос
редственно приложенных к ним нагрузок (ветровых, от подвесного 
оборудования, ударных и др.). При жестком (например, клеевом) 
соединении наружной обшивки с каркасом необходимо выполнять 
расчет панелей наружных стен на усилия от температурных дефор
маций. При податливом соединении обшивки с каркасом (шурупы, 
профильные раскладки) температурные деформации могут в расчете 
не учитываться.

5.99. Ветровая нагрузка на навесные панели наружных стен оп
ределяется по СНиП 2.01.07-85. раздельно для наветренной и завет
ренной сторон здания. Ветровая нагрузка на легкие перегородки 
массой 1 м2 не более 100 кг принимается в размере 0,2 от значения 
скоростного напора ветра на соответствующей высоте, но не менее 
0,2 кН /м 2 (20 кгс/м2).

Местные нагрузки на наружные стены и перегородки с листо
выми обшивками следует определять по табл. 9.

Расчет панели с обшивками из листовых материалов разреша
ется не выполнять, если имеются данные о ее испытаниях.
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Т а б л и ц а  9

й
S § S ь «

Нагрузки 3 s aй к ьй § « | ! l f l
3 з &

111 Место приложения 
нагрузки

S JS! О* 
RPt д

rv (г (1 О я ►Сим
я КС _

Статические
Г оризонтальная рав- Кратко- 500 Н/м 1,2 В панелях с окон
номерно распределен- времен- ными проемами —
ная по длине панели ная на уровне низа
(от оборудования, ме- проемов, в глу
бели и др.) хих — на уровне 

середины высоты 
панели

То же, сосредоточен То же 500 Н 1,2 В любом месте глу
ная хой части панели

на площади разме
ром 10x10 см

Вертикальная сосре Длитель 200 Н 1,2 В любом месте глу
доточенная от наве ная хой части панели
шиваемых предметов, 
действующая в плос
кости обшивки панели 
Сосредоточенная мо- То же 250 Н*м 1,2 То же
ментная нагрузка от 
вертикально дейст
вующей силы
Динамические
(ударные)
Удар мягким телом Кратко 120 Дж — В любом месте глу

времен 250 хой части панели
ная То же

То же, твердым То же 2,5 Дж —

При испытании панели и элементов ее крепления на статические 
нагрузки разрушающая нагрузка должна не менее чем в два раза 
превышать значение нормативной нагрузки.

Испытание на удар мягким телом следует выполнять при вер
тикальном положении панели. Ударная нагрузка создается мешком 
с песком массой 30 или 50 кг.

При энергии удара 120 Дж не должны образовываться трещи
ны и остаточные прогибы; при энергии удара 250 Дж не должно 
происходить разрушение несменяемых частей конструкции. При од
нократном действии ударной нагрузкой глубина вмятины на по
верхности обшивки не должна превышать 1 мм.

Испытание на удар твердым телом выполняется только для
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внутренней обшивки панели. Для удара используется стальной шар 
массой 0,5 кг. При энергии удара 2,7 Д ж  в обшивке не должны об
разовы ваться трещины, а диаметр вмятин не должен превышать 
20 мм.

Панели рекомендуется испытывать с деталями крепления, что 
позволяет создавать условия, соответствующие действительным ус
ловиям в здании.

Прогибы панелей наружных стен и перегородок (в долях рас
четного пролета) не должны превышать от статических нагрузок— 
1/200 от динамических нагрузок — 1/1Q0.

Панели наружных стен

5.100. Слоистые панели каркасного типа состоят из каркаса, об
шитого с двух сторон на глухих участках листовым, материалом, 
и несгораемого или трудносгораемого утеплителя.

В районах со средней расчетной температурой наиболее холод
ных суток минус 30° и ниже, а также в жилых домах этажностью 
свыше девяти рекомендуется применять легкие навесные панели с эк
ранами. Такие панели должны содержать дополнительный средний 
слой противоветровой преграды из листового материала и экран, 
располагаемый на относе по отношенщо к основной панели так, что
бы между ним и слоем противоветровой преграды образовалась воз
душная прослойка. Для крепления экрана по периметру глухих уча
стков панели устраивают дополнительный накладной слой каркаса. 
Листы экрана крепят к этому слою с помощью профильных раскла^ 
док или шурупов с шайбой.

5.101. Для помещений с нормируемой влажностью воздуха не 
более 60 % в каркасных панелях наружных стен рекомендуется при
менять деревянный каркас с элементами сплошного или составного 
сечения. Каркас с элементами сплошного сечения выполняется из 
брусков, толщина которых равна толщине каркаса. Каркас с эле
ментами составного сечения выполняют из парных вертикальных 
и расположенных между ними одиночных горизонтальных основных 
брусков, образующих несущую основу каркасов. К горизонтальным 
основным брускам прикрепляют подкладные бруски.

Вертикальные и горизонтальные элементы каркаса рекомендует
ся соединять оцинкованными шурупами и клеем. В угловых соеди
нениях рекомендуется устанавливать угловые накладки из стальной 
полосы толщиной 2 мм. Рабочие и подкладочные бруски соединяют
ся между собой гвоздями, а по контуру проемов — гвоздями и клеем.

Д ля каркаса рекомендуется применять антисептированные мате
риалы из сосны или ели 2-й категории.

5.102. Д л я  наружной обшивки рекомендуется применять листы
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асбестоцементные (ГОСТ 18124—75*), листы и плиты из шлакоси- 
талла (ГОСТ 19246—82). Применение для наружной обшивки це
ментно-стружечных, алюминиевых листов и других материалов дол
жно специально обосновываться.

Наружную обшивку панелей в простеночных, надоконных и под
оконных участках необходимо выполнять из целых листов.

Для внутренней обшивки рекомендуется применять асбестоце
ментные и цементно-стружечные листы.

5.103. В панелях следует применять податливое крепление на
ружной обшивки или экрана к каркасу, используя для этого про
фильные, в том числе алюминиевые раскладки по ГОСТ 8617—81 *Е . 
Допускается крепление без раскладок, посредством шурупов с шай
бами по ГОСТ 1145—80.*

Коррозиестойкость стальных элементов легких панелей (карка
сов, облицовки, винтов, шурупов и др.) рекомендуется обеспечивать 
■ металлизацией цинком либо фосфатированием с последующим нане
сением защитных покрытий, Во избежание электрохимической кор
розии элементов конструкций из различных металлов (например, 
алюминиевая обшивка и стальной каркас) такие элементы рекомен
дуется разделять изоляционными прокладками (асбестовый картон 
и т. п.). Они также не должны иметь непосредственный контакт 
с металлическими связями.

Алюминиевые профильные раскладки должны иметь анодное по
крытие натурального или иного цвета. Стальные закладные детали 
и угловые накладки должны иметь антикоррозийное покрытие в со
ответствии с требованиями строительных норм.

5.104. В качестве утеплителя панелей рекомендуется применять 
пол у жесткие или жесткие минераловатные плиты на синтетическом 
связующем по ГОСТ 9573—82 (подлежит согласованию с санинспек
цией), а также минераловатные прошивные маты типа 4М марок 
100, 125 по ГОСТ 21880—86, полужесткие или жесткие плиты из 
стеклянного штапельного волокна соответственно марок ППС-75 
и ПЖС-175 по ГОСТ 10499—78.

Плиты утеплителя следует укладывать в полости панели в два 
или более слоев в соответствии с теплотехническим расчетом в рас- 
пор с обжатием на торцах. Для предотвращения смещения плит при 
транспортировании, монтаже и эксплуатации необходимо предусмат
ривать закрепление их в проектное положение с помощью клеевых 
маяков либо прижатия к внутренней обшивке с помощью полос утеп
лителя, деревянных вкладышей или деревянных реек.

5.105. Между внутренней обшивкой панели и утеплителем следу
ет устраивать пароизоляцию полиэтиленовой пленкой по ГОСТ 
10354—82* или окраской эмалями перхлорвиниловыми марок 
ХВ-1100 по ГОСТ 6993—79* или ХВ-785 по ГОСТ 7313—75*, крас-
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нами перхлорвиниловыми Х В-161 по техническим условиям, утверж
денным в установленном порядке эмалями.

Паронзоляцпонный слой в панелях должен быть сплошным, без 
разрывов и повреждений.

5.106. Применяемые в панелях материалы должны быть стойкими 
против плесени, насекомых и грызунов, а также к воздействию рас
творов, применяемых для дезинфекции. Не допускается применять 
материалы, выделяющие неприятные запахи, а также ядовитые газы 
или едкий дым при пожаре.

Панели следует разрабатывать с учетом возможности их чист
ки с наружной стороны в процессе эксплуатации,

5.107. Оконные и дверные блоки следует крепить к каркасу па
нели по боковым сторонам. Зазоры между блоком и каркасом дол
жны быть герметизированы и проконопачены. Со стороны помеще
ния зазоры следует перекрывать наличниками. Толщина оконных 
и дверных блоков не должна превышать размер четверти проема 
более чем на 10 мм. Четверти следует устраивать по трем сторонам 
проема (кроме низа проема). В каркасах составного сечения чет
верти устраивают с помощью элементов наружного слоя каркаса. 
В каркасах сплошного сечения для устройства четвертей используют 
элементы накладного слоя, служащего для крепления экрана.

5.108. Для соблюдения противопожарных требований и обеспе
чения необходимой звукоизоляции легкие стеновые панели следует 
ставить на междуэтажные перекрытия и заводить полностью или 
частично (но не менее чем на 3 см) за наружную грань несущих кон
струкций здания (торцов поперечных стен и междуэтажных пере
крытий) .

Вертикальный стык между стеновыми панелями (с листовыми 
обшивками) рекомендуется предусматривать с применением утепля
ющего пакета из минеральной ваты или стекловолокна, деревянной 
рейки или поливинилхлоридной ленты и металлического нащельника.

Горизонтальный стык рекомендуется предусматривать с приме
нением упругой прокладки из гернита или морозостойкого пенополи
уретана, конопатки и металлического фартука или гнутого компен
сирующего нащельника из алюминия.

Перегородки с обшивками из листовых материалов

5.109. В слоистых перегородках для обшивки рекомендуется при
менять гипсокартонные листы толщиной 12 или 14 мм по ГОСТ 
6266—81*.

5.110. Панельные перегородки рекомендуется проектировать 
с деревянным каркасом. Вертикальные элементы каркаса рекомен-
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дуется устанавливать с шагом 60 см. Принятый способ крепления 
обшивки должен исключать ее отслаивание от каркаса при эксплу
атации.

В перегородках поэлементной сборки каркас может быть выпол
нен из* деревянных брусков, асбестоцементных или гнутых металли
ческих профилей.

5.111. Звукоизоляционный слой перегородок рекомендуется вы
полнять из минераловатных прошивных матов по ГОСТ 21880—86.

5.112. В перегородках следует предусматривать прокладку элек
трической (осветительной и слаботочной) проводки и прикрепление 
электрических выключателей, розеток, распаянных коробок и другой 
арматуры. При этом не должны возникать жесткие связи между 
обшивками.

Не допускается устройство в перегородках сквозных отверстий 
для установки элементов электрической проводки и арматуры. Ис
пользуемые для этого углубления, расположенные на противополож
ных сторонах перегородки, не должны сообщаться друг с другом. 
В каркасных перегородках расстояние между ближайшими краями 
таких углублений должно быть не менее 60 см.

СТЫКИ КРУПНОПАНЕЛЬНЫХ НАРУЖНЫХ СТЕН

5.113. Стыки панелей должны исключать возможность проника
ния атмосферной влаги на внутренние поверхности ограждений, пре
пятствовать переувлажнению материалов заполнения стыков и при
легающих к стыкам участков стен. Сопротивление стыков панелей 
воздухопроницанию и их теплозащитные свойства должны удовлет
ворять требованиям СНиП II-3-79**,

5.114. По способу обеспечения изолирующих свойств стыки па
нелей подразделяются на закрытые, дренированные и открытые. При
менение каждого из названных типов стыков следует предусматри
вать в соответствии с климатическими условиями района строитель
ства и конструкцией наружных стеновых панелей.

Конструкции горизонтальных и вертикальных стыков следует 
предусматривать однотипными, например, не допускается проекти
ровать вертикальные стыки открытыми, а горизонтальные закрытыми 
и наоборот.

5.115. В закрытых стыках (рис. 27) для их герметизации уста
навливают уплотняющие прокладки, на которые наносят с внешней 
стороны герметизирующую мастику. При применении нетвердеющих 
мастик следует предусматривать защитное покрытие.

В горизонтальных закрытых стыках рекомендуется проектиро
вать противодождевые гребень и зуб. В панелях из ячеистого, а так
же из легкого бетона толщиной 400 мм и более при качественном
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Рис. 27. Закрытый стык наружных, стеновых панелей
а  — вертикальный стык; б, в — варианты горизонтальных стыков 
/ — узел (см. рис. 28, 291; 2 — узел {см. рис. 40); 3 — узел (см. рис, 30); 
4 — узел (см. рис. 31)

выполнении растворных швов допускается предусматривать плоские 
горизонтальные стыки без гребня и зуба (см. рис. 27, в ) .

Рекомендуемая конфигурация торцов панелей и размеры их про
филя для закрытых стыков приведены на рис. 28—31.

Диаметр уплотняющих прокладок следует применять дифферен
цированно с учетом фактического размера зазора стыка в пределах 
допускаемых отклонений (см. рис. 28—30).

5.116. В дренированных стыках (рис. 32—34) герметизация вы
полняется аналогично закрытым стыкам, но дополнительно предус
матривается декомпрессионный канал, служащий для выравнивания 
давлений воздуха на поверхности стены и внутри стыка и отвода 
случайно проникшей в стык воды. В торцевых панелях, формуемых 
фасадной стороной вниз и образующих при сопряжении с рядовыми
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Рис. 28. Схема герметизации устья 
вертикального закрытого стыка 
при применении нетвердеющих 
герметизирующих мастик

1 — защ итное покрытие; 2 — нетверде
ющ ая герметизирую щ ая мастика; 5 — 
уплотняющая прокладка при зазоре 
стыка 20 мм — диаметром 30—40 мм» 
при зазо ре  10 мм — диаметром 20 мм, 
при зазо р е  30 мм—диаметром 40—50 мм

Рис. 30. Схема герметизации 
устья горизонтального закрыто
го стыка с противодождевым 
гребнем при применении не
твердеющих герметизирующих 
мастик

1 — защ итное покрытие; 2 — нетвер
дею щ ая герметизирую щ ая мастика; 
3 — уплотняю щая прокладка при 
зазоре стыка 20 мм — диаметром 
30—40 мм, при зазоре 10 мм — диа
метром 20 мм, при зазоре 30 мм — 
диаметром 40—50 мм

Рис. 29. Схема герметизации 
устья вертикального закрытого 
стыка при применении отвер
ждающих герметизирующих 
мастик
t — отверж даю щ аяся герметизиру
ю щ ая мастика; 2 — уплотняю щая 
прокладка при зазоре стыка 20 мм— 
диаметром 30—40 мм, при зазоре 
10 м м —диаметром 20 мм, при з а 
зоре 30 мм — диаметром 40-/50 мм

панелями угловой вертикальный стык, декомпрессионный канал до
пускается не предусматривать.

При сопряжении смежных панелей каналы должны располагать
ся соосно и образовывать вертикальную декомпрессионную-полость. 
Эта полость в пересечении вертикального и горизонтального стыков 
располагается над водоотводящим фартуком, наклеиваемым на про- 
тиводождевой гребень, в котором предусматривается специальная 
подрезка.
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Рис. 31. Схема герметизации устья плоского горизонтального за 
крытого стыка
а  — при применении нетвгрдею щ их герм етизи рую щ их мастик; б  — при приме
нении отверж даю щ и хся  герм етизирую щ их мастик

защ и тн о е покрытие; 2 — н етвердею ш ая герм етизи рую щ ая м асти ка ; 3 — 
уп лотн яю щ ая прокладка при за зо р е  сты ка 20 мм — диам етром  30—40 мм; 
за зо р е  10 мм — диам етром  20 мм, при за зо р е  30 мм — диам етром  40—50 мм; 
4 — о твер ж д аю щ ая ся  герм ети зи рую щ ая м астика

б)

Рис. 32. Дренированный стык наружных стеновых панелей
а  — вертикальны й сты к; б — горизонтальны й сты к 
i  — узел  (см, рис, 33); 2 — узел  (см , рис. 40); 5 — узел  (см, рис. 34)

20±10

Рис. 33. Схема герметизации устья вер
тикального дренированного стыка
1 — защ и тн ое покрытие; 2 — нетвердею щ ая 
герм ети зи рую щ ая м асти ка ; <? — уп лотняю щ ая 
п рокладка при за зо р е  сты ка 20 мм — д и ам ет
ром 30—40 мм, при зазо р е  10 мм — диам етром  
20 мм, при зазо р е  30 мм — ди ам етром  40— 
50 мм ; 4 — декомпрессионная полость

128



1 - 1

Рис. 34. Схема герметизации устья горизонтального дренированного 
стыка
/  — защ и тн ое покры тие; 2 — нетверд ею щ ая герм ети зи рую щ ая м асти ка ; 3 — 
уп лотн яю щ ая п рокладка при за зо р е  сты ка 20 м м — 30—40 мм, при за зо р е  
10 мм — 20 мм, при за зо р е  30 мм — 40—50 мм ; 4  — водоотводящ ий ф ар тук ; 
б — д рен аж н ое отверстие

Рис. 35. Открытый стык наружных стеновых панелей
/  — узел  (см. рис. 36, 37); 2 — у зел  (см. рис. 40); 3 — узел  (см. рис. 38 ); 
4 — узел  (см. рис. 39)
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Рис. 36, Схемы изоляции устья 
вертикального открытого сты
ка с применением жесткого во
доотбойного экрана
а  — б ез см ещ ен и я п лоскостей  со
п р ягаем ы х  п ан ел ей ; б — при д о п у 
стим ом  см ещ ен и и  плоскостей  со
п р ягаем ы х  пан елей  
/  — ж естк и й  водоотбойны й экран  
из п л астм асс  на основе ПВХ ; 2 — 
н ап р авл яю щ и й  проф ил* из того ж е  
м атер и ал а

Рис. 37. Схемы иэоляции устья 
вертикального открытого стыка 
резиновым профилем

а  — без см ещ ен и я плоскостей  с о п р я га 
ем ы х п ан ел ей ; 6 — при допустим ом  
см ещ ен и и  п лоскостей  со п р я гаем ы х  п а 
нелей
1 — рези н овы й  п роф и ль

1- 1

Рис. 38. Схема герметизации устья горизонтального открытого стыка
/  — п роф и ль  н ап р авл яю щ и й ; 2 — водоотбойны й эк р ан ; 3 — у п л о тн яю щ ая  п ро
к л а д к а  при за з о р е  сты ка  20 мм — д и ам етр о м  30—40 м м , при за з о р е  10 мм — 
д и ам етр о м  20 м м , при з а з о р е  30 мм — ди ам етр о м  40—50 мм; 4 — в о д о о тво д я
щ ий ф ар ту к

П оверх фартука на верхней горизонтальной плоскости противо- 
дож девого гребня следует предусматривать уплотняющую проклад
ку длиной 500 мм (по 250 мм от оси вертикального сты ка).

5.117. В  закрытых и дренированных сты ках на стыкуемых по
верхностях панелей необходимо предусматривать грунтовочные по
крытия. В устьях закрытых и дренированных стыков необходимо 
предусматривать установку уплоняющих прокладок с последующим 
нанесением по ним герметизирующих мастик. Выбор типа мастики
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Рис. 39. Схема герметизации устья горизонтального открытого сты
ка с выносным ар отиво дождевым зубом
$ — аод од тб ой н ы й  а к р а н ; 2 — у п л о тн я ю щ ая  п р о к л ад к а  при з а з о р е  сты ка 
20 м м — д и ам етр о м  30—40 мм, при за з о р е  ГО мм — д и ам етр о м  20 мм, при за- 
а о р е  30 мм — д и а м е тр о м  40—50 ммр Д — в о А о о г а а д ш ц и Я  ф ар ту к ; 4 — н а п р а в л я 
ю щ ий п роф и ль

Рис. 40. Варианты устройства воздухозащ итнон изоляции с примене
нием
о  — в о зд у х о защ и тн о й  ленты ;. 6  —  уплотн яю щ ей  п р о к л ад к и ; в  — к ом б и н и рован 
ной
;  — в о зд у х о защ и тн ая  л е н т а , 2 — у п л о тн яю щ ая  п р о к л а д к а  на к л е е  ти п а К Н ; 
3 —  теп л о и зо л я ц и я

следует производить в соответствии с данными прил. 6 в зависимо
сти от длины стыкуемых панелей и климатических условий района 
строительства.

Необходимо такж е предусматривать защ иту мастик от климати
ческих воздействий с помощью полимерцементных растворов, поли
винилхлоридных, бутадиенстирольных, кумаронокаучуковых красок.

Защ итное покрытие по отвердодающимся мастикам допускается 
не предусматривать.

Расположение изолирующих материалов в устьях стыков следу
ет проектировать с заглублением относительно фасадной плоскости 
панелей наружных стен.
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5.118. В стыках открытого типа (рис. 35) на торцевых поверх
ностях наружных стеновых панелей необходимо предусматривать 
гидрофобные покрытия.

Для водозащиты открытых вертикальных стыков следует проек
тировать установку в них водоотбойных лент (экранов) и профилей- 
направляющих из пластмасс на основе ПВХ (рис. 36) или уплотни
телей У-образного профиля (рис. 37). Возможно применение других 
видов водоотбойных экранов.

В пересечениях вертикальных и горизонтальных открытых сты
ков следует предусматривать водоотводящие фартуки (рис. 38). 
В панелях с выносным противодождевьш зубом (рис. 39) водоотво
дящие фартуки должны располагаться в подрезках, расположенных 
на верхних торцовых гранях панелей.

5.119. В колодцах вертикальных стыков всех типов следует пре
дусматривать воздухоизоляцию с помощью воздухозащитных лент 
и (или) уплотняющих прокладок, устанавливаемых на клеях (рис. 
40).

Применение пергамина и рубероида для оклеенной воздухоизо- 
ляции не допускается.

Для воздухозащиты горизонтальных открытых стыков следует 
применять уплотняющие прокладки прямоугольного или круглого 
сечения.

6.120. В вертикальных и горизонтальных стыках всех типов (кро
ме стыков панелей из ячеистых бетонов) рекомендуется предусмат
ривать теплоизоляцию вкладышами из пенополистирола или других 
теплоизоляционных материалов. Допускается при обосновании теп
лотехническими, прочностными и экономическими расчетами приме
нять для теплоизоляции стыков их замоноличивание легким бетоном 
на пористых заполнителях.

5.121. Проектом должно быть предусмотрено устройство воздухо- 
и теплоизоляции в колодцах вертикальных стыков до установки 
внутренних стеновых панелей.

5.122. Для замоноличивания колодцев вертикальных стыков ре
комендуется применять бетонные смеси.

Расположение арматурных связей в стыке не должно мешать ка
чественному замоноличиванию.



ПРИМЕРЫ
ОПРЕДЕЛЕНИЯ РАСЧЕТНОЙ НЕСУЩЕЙ СПОСОБНОСТИ 
ПРИ СЖАТИИ ГОРИЗОНТАЛЬНЫХ СТЫКОВ 
И ЭКСЦЕНТРИСИТЕТОВ 
ПРОДОЛЬНЫХ СИЛ В СТЕНАХ

Пример 1. Платформенный стык внутренней панельной стены 
при двухстороннем опирании многопустотных плит перекрытия 
(рис. 41, а).

Исходные данные. Стеновые панели толщиной /= 1 6 0  мм из тя
желого бетона класса В20 (B w =  20 МПа). Панели бетонируются 
в вертикальном положении в кассетных установках.

Расчетное сопротивление бетона сжатию постоянными и длитель
ными нагрузками (с учетом коэффициентов условий работы по СНиП
2.03.01—84) уь2 -  0,9; уи *  0,85 и уЬд =  0,9 R b =  11,5-0,9-0,85-0,9 =  
=  7,92 МПа.

Верхнее опорное сечение стеновой панели усилено косвенным ар
мированием в виде двух горизонтальных каркасов с продольными 
и поперечными стержнями диаметром 8 мм, площадью А*г= 5 0  мм2. 
Расстояние между продольными стержнями /*г=1 2 0  мм, шаг попе
речных стержней каркаса с*, =  100 мм. Шаг каркасов s *r=  80 мм.

Плиты перекрытий многопустотные толщиной /р = 2 2 0  мм из тя
желого бетона класса В 15. Диаметр пустот 1 4 0  мм, шаг пустот 
S / = 2 0 0  мм, минимальная толщина ребра между пустотами // =  
=  6 0  мм. Пустоты заделаны свежеотформованными пробками в за 
водских условиях. Расчетное сопротивление бетона плиты перекры
тия осевому сжатию RbP= 8,5 - 0 , 9  - 0 , 9 = 6 , 9  МПа.

Глубина опирания плит перекрытий на стены 70 мм.
Средние местные напряжения под платформенными площадками 

от, плит перекрытий 0Рщ =  О,5 МПа, а р/,2= 0,2 МПа.
•Номинальные толщины растворных швов: над плитой перекры

тия — 25 мм, под плитой перекрытия — 15 мм.
Раствор в горизонтальных швах марки 100.
Возможные взаимные смещения сборных элементов в стыке: 

стеновых панелей 6№= 1 5  мм (при монтаже с применением подкосов); 
плит перекрытий бр= 1 0  мм. Суммарное смещение плит перекрытий 
относительно их проектного положения 6pi= l ,4  бр—1,4* 10=14 мм. 
Суммарный номинальный размер по толщине стены платформенных 
площадок bpi=  2 *70=140  мм. Расчетная ширина растворного шва 
при двухстороннем опирании плит перекрытия Ьт  — /= 1 б 0  м'м.

Для платформенного стыка с двухсторонним опиранием плит 
перекрытий коэффициент ур\ ~ 0,9.

Расчет опорного сечения в уровне растворного шва. Для сече
ния в уровне верхнего растворного шва (для низа панели) можно
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Рис. 41. Схемы к примерам расчета прочности стыков (а—е) 
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принять, что коэффициент у&з“ 1. Тогда = 7 ,9 /0 ,8 5 ^ 9 ,3  МПа. 
Так как расчетное сопротивление бетона плит перекрытий Rbp — 
« 6 ,9  МПа ниже расчетного сопротивления стены i?w = 9 *3  МПа, то 
коэффициент цР1 вычисляем по формуле

Лрг = !  — ( ! — Rbp/R bw)* =  1 - ( 1  - 6 , 9 / 9 , 3 ) *  =  0 ,933.
Для многопустотных плит с заделанными пробками торцами ко

эффициент
т ь ас =  1 — 0 ,5 (1  — =  1 — 0 ,5 (1  — 60/2QD)* -  0,828.

Коэффициент г)* учитывающий конструктивное решение стыка, 
определяем по формуле

ч Г  =  (Ьр1 -  6Р1) Vpi Vpi X a J t  =  (НО -  Н ) 0 ,9  X
X 0 ,933*0,828/160 =  0,547.

Коэффициент учитывающий влияние верхнего горизонталь
ного растворного шва, определим исходя из расчетной толщины ра
створного шва tm~  1,4*25—35 мм. Расчетная ширина растворного 
шва b m = t~  160 мм.

Для раствора марки L00 кубикавая прочность Rm.= 10 МПа. 
Тогда

П Г  =  1 — [(2 — tmfbm) tm/bm]/[ l  +  2Rm!B w] =

=  1 — [(2 — 35/160) 35/160]/ f l  + 2 *1 0 /2 0 ]  = 0 ,8 0 5 .
Приведенное сопротивление стены по опорному сечению в уровне 

верхнего растворного шва

R™P =  Rsb̂ r \ ] up =  9 ,3 *0 ,547 *0 ,805  =  4,1 МПа.

Расчет опорного сечения в уровне нижнего растворного шва.
Для учета влияния косвенного армирования определяем коэф

фициент

П* =  1 +  (20Л5 ltr)f(ctr StrO =  1 +  (20-50* 120>/( 100*80* L60) =  1,094.
Тогда приведенное расчетное сопротивление бетона стеновой па

нели в уровне нижнего растворного шва R f J  — Кы\»= 7 ,9 2  • 1,094= 
=8 ,66  МПа.

Вычисляем величины

V$ir =  1 - ( 1  - 6 ,9 / 8 ,6 6 ) 3  =  0,959; 

i l f f  =  (140— 14) 0 ,9-0 ,959-0 ,828/160  =  0,562.

Расчетная толщина нижнего растворного шва 
tm — 1,4 • IS =  21 мм. Тогда

Г]т =  1 - [ ( 2  — 21/160) 21/160]/(1 + 2 - 1 0 / 2 0 ) =  0,877.
Приведенное сопротивление стены по опорному сечению в уров-
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не нижнего растворного шва с учетом местной нагрузки от перекры
тия

R ‘? } =  RbJ, < !  'n f f -  ( V , i  Ьр1Л +  ая/ 2 bpu2)jt =

=  8,66- 103-0 ,877-0,562 -  (0 ,5-70  +  0,2-70)/160 =  3,97 МПа.

Так как R f t  =3 ,97  М П а</?)"р = 4 ,1  МПа, то принимаем 
—R ip f  =  3,97 МПа. Тогда расчетная несущая способность 1 м стыка 

Л Г / ^ Я / Л ^ З .9 7 .160*103 =  6 3 5 ,2 .103 Н (64 ,7  тс).

Определение эксцентриситета продольной силы.
Для плит с двухсторонним опиранием плит перекрытий эксцен

триситет по толщине стены продольной силы определяем по фор
муле

где 102 +  152 =  18 мм;

Д6Р/= 0  — разность номинальных размеров по толщине стены плат
форменных площадок; 6р/=140  мм — сумма номинальных размеров 
по толщине стены платформенных площадок. Тогда е® — 18(160/ 
/140— 1)=2 ,57  мм.

Согласно п. 1,21 СНиП 2.03.01—84 расчетный эксцентриситет ео 
принимается не менее случайного эксцентриситета ео =  / /3 0 = 1 6 0 / 
/3 0 —5,3 мм и не менее //600=2580/600=4 ,3  мм.

Поэтому примем величину ^ о = 5,3 мм.
Пример 2, Платформенный стык наружной панельной стены при 

одностороннем опирании перекрытий (рис. 41,6).,
Исходные данные. Стеновая панель трехслойная из тяжелого 

бетона класса В 15. Бетонные слои соединены гибкими металличес
кими связями. Изготовление панелей в горизонтальном положении. 
Толщина внутреннего несущего слоя /= 1 2 0  мм. Расчетное сопротив
ление сжатию бетона стеновой панели /?ы я=8,5‘ 0 ,9*0 ,9=6 ,9  МПа.

Плиты перекрытий из тяжелого бетона класса BI5 толщиной 
/р=220  мм. Расчетное сопротивление сжатию бетона плиты перекры
тия Rbp—Rbw — 6,9 МПа. Плиты многопустотные (пустоты располо
жены вдоль опоры). В стыке сжимающая нагрузка передается через 
опорное ребро. Поэтому коэффициент y Vac— 1. Средние сжимающие 
напряжения от местной нагрузки под платформенной площадкой 
(Тр/=0 ,5  МПа.

Горизонтальные швы из раствора марки 100. Толщины швов 
и возможные взаимные смещения сборных элементов в стыке та
кие же, как в примере 1.

Глубины опирания плит перекрытия на стену в уровне горизон-
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тальных растворных швов: верхнего 6*"р = 1 10 мм, нижнего binf  =  
« 1 2 0  мм. Р

Расчетное смещение в платформенном стыке плиты перекрытия 
относительно проектного положения при одностороннем опирании 
плиты

Ьр1 = =  V« Р  +  «I =  V М2 +  152 =  18 М М .

Расчетные ширины растворных швов: верхнего b™p ~  Ь?ир'пот__
— 110— 18=92 мм; нижнего 6Р„,=  120— 18=102 мм.

Коэффициент уР1=  1 (одностороннее опирание плит).
Расчет опорного сечения в уровне верхнего растворного ш ва , 

Для рассматриваемого уровня 5р1= 1 1 0  мм; = 9 2  мм; 7т =  1,4*25= 
= 3 5  мм. Тогда

o f "  в  у и р  _  у  4 pllt =  (110— 18) 1-1/120 =  0.767.

Так как &р"р = 1 1 0 м м > 2/ з * ~ 2/з* 120=80 мм, то не учитываем 
влияние местного сжатия.

< р -  1 — [(2 -  35/92) 35/92]/(1 +  2* 10/15) = 0 ,7 3 6 .

Тогда 7 ^  =  6,9*0,767*0,736=3,89 МПа.
Расчет опорного сечения в уровне нижнего растворного ш ва . 

Для рассматриваемого уровня Ь1̂  = 1 2 0  мм; 7 ^ = 1 5 *1 ,4 = 2 1  мм; 
7 ^ = 1 0 2  мм. Тогда

Г ) ^ =  (120 — 18)1 *1/120 =  0,85;

'Пт7 = 1  — К2 — 21/102)21/102]/(1 + 2 - 1 0 /1 5 )  =  0,842$

R f *  = 6 ,9 *0 ,8 5 .0 ,8 4 2 — 0,5* 102/120=4,45 МПа.

Так RSj Up =3 ,89  М П а < 7 ? ^  =4 ,45  МПа, то принимаем =
=  3,89 МПа. Тогда расчетная несущая способность 1 м стыка

Nj ~  R j А = 3 ,8 9 *  120* 103 =  466,8* 103 МПа (47,6 тс). 
Определение эксцентриситета продольной силы. Эксцентриситет 

продольной силы определяем для верхнего растворного шва, где 
меньше глубина опирания плиты перекрытия

e°j =  0 ,5  (/ -  Ь%? +  6рШ) =  0 ,5  (120 -  110 +  18) =  14 мм.

Вычисленное значение эксцентриситета превышает значение слу
чайного эксцентриситета еа—120/30=4 мм. Поэтому принимаем, что 
величина ео“ 14 мм.

Пример 3. Комбинированный контактно-платформенный стык 
(рис. 41, а) трехслойной наружной панельной стены с гибкими свя-
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зями между слоями (аналогично рассчитывается комбинированный 
стык внутренней стены с односторонним опиранием перекрытия)..

Исходные данные. Класс бетона стеновых панелей и плит пере
крытий, а такж е марка раствора, толщины швов и расчетные сме
щения сборных элементов в стыке такие же, как и в примере 2.

Внутренний несущий слой стеновой панели толщиной /= 1 6 0  мм. 
Горизонтальный стык комбинированных контактногплатформенный. 
Номинальные (проектные) размеры по толщине стены опорных пло
щадок: контактной 6СОп = 6 0  мм; платформенной соответственно по 
верхнему и нижнему растворному шву 60 и 70 мм; зазора между 
контактной и платформенными площадками по верхнему растворно
му шву 40 мм. Суммарный размер по толщине стены' опорной пло
щадки bj — 6 0 + 4 0 + 6 0 =  160 мм.

Местные напряжения под платформенной площадкой от плиты 
ор/ =  0,5 МПа.

При одностороннем опирании перекрытий коэффициент ур1=Ь
Так как стеновые панели и плиты перекрытия т  бетона одина

кового класса, а пустоты расположены вдоль пустот, то коэффици
ент r\pt=  1.

Высота контактной площадки стыка (при толщине плиты пере
крытия 220 мм и толщине нижнего растворного шва 15 мм) tCon — 
=  220 +  15 =  235 мм>2Ьсоп — 2-60 =  120 мм. Поэтому коэффициент 
1|/0г = 1 . Так как значение коэффициента x\i0c всегда больше 1, то 
принимаем, что т̂ соп — т+ог— 1.

Расчетные ширины верхнего (б ^ р) и нижнего ( б ^ )  раствор
ных швов:

Ь5“р =  6. — 6w =  160 — 15 =  145 мм;

=  b%f — 6 = 7 0 — 18 =  52 мм.Ш р* риз

Расчетные толщины швов: верхнего 6 ^ = 1 , 4 - 2 5 = 3 5  мм; ниж

него 6 ^  =  15-1,4 =  21 мм.
Так как 63* =  / =  160 мм, то 6i,Con =  6w—15 мм; бг.соп — бр»—бго =  

=  18— 1.5=3 мм; 6 i,pi—bpw—6*7=18— 1 0 = 8  мм; б2,р(“ 6 р = 1 0  мм.
Расчет прочности стыка при сжатии. Предварительно вычислим 

коэффициенты и для верхнего и нижнего p-астворных швов: 

i\%p =  1 - [ ( 2 - 3 5 / 1 4 5 ) 3 5 / 1 4 5 ] / ( 1  + 2 - 1 0 /1 5 )  = 0 ,8 1 8 ;

Т|£* =  1 -  [ ( 2 - 2 1 /5 2 )2 1 /5 2 } / (1  + 2 * 1 0 / 1 5 )  = 0 ,7 2 3 .

Вычислим коэффициенты

П Г  =  [{»с о п  -  Ь Ъ с о п  + ° - Ч /  К Г  -  « Г )  =

г= [(60 — 15)* 1 + 0 ,8 -1  (60—3) 1 ]/1бО =0 ,56в>т1“ Д = 1 (6 0 — 18) 1/160 =

=  0 ,262;
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bP ifred= \ Ш  -  %nf) % , п‘: { -  w  J  =
=  [(70 — 18) 1-0 ,723— 7 0 '0 ,5 /6 ,9 ]/0 ,818 = 8 9 ,7 6  мм;

=  [{bn n  ~  M  «W, ~ M  b ^ red] It =  [(60 -  15). 1 +
+  0,6-1  -39 ,76J/160 =  0,556 > * й =  1-39,76/160 =  0,248.

Минимальная прочность нижней платформенной площадки, поэтому 
Принимаем — =0,556.

Приведенное сопротивление стены сжатию по опорному сечению

*/ =  я* и Г Ч ^ > 9’0’818*0’556 ^ 3*14 ЛШа-
Расчетная несущая способность 1 м стыка ири сжатии 

=  3 ,1 4 -1С0-10» =  502,4-10* Н.
Определение эксцентриситета продольной силы. Так как г\^Соп<  

< ц ) Ыр1> то эксцентриситет определяем по формуле

4  = 0 , 5 *  -  [б, ( ^ - 0 , 5 6 , ) +  0 , 5 . 0 , 8 ^ ] / ^ +  0,86,) =

=  0 ,5 .160  — [45(145 — 0 ,5 -4 5 )+  0,4-57*]/(45 +  0,8-57) =  4,81 мм.
Знак плюс эксцентриситета означает, что равнодействующая 

продольной силы смещена в сторону грани, на которую опирается 
перекрытие.

Минимальное значение случайного эксцентриситета е0 =  / /3 0 =  
—160/30=5,3 мм.

Так как е у = 4 ,8 1 < е а= 5 ,3  принимаем расчетное значение эксцен
триситета Су = 5 ,3  мм.

Пример 4. Комбинированный контактно-платформенный стык од
нослойной панельной наружной стены при одностороннем опирании 
перекрытий (рис. 41, г).

Исходные данные. Панели наружной стены из легкого бетона 
класса В5 толщиной /= 3 5 0  мм. Расчетное сопротивление бетона 
стены осевому сжатию Ль» — 2,8-0,9-0,9 =  2,27 МПа.

Плиты перекрытия аналогичны рассмотренным в примере 2.
Глубины опирания плит перекрытия на стену в уровне горизон

тальных растворных швов: верхнего = 6 0  мм; нижнего bffi =  
=  70 мм. Высота контактной площадки tcon =  70 мм. Размер по тол
щине стены контактной площадки 6С0П=125  мм. Номинальный раз
мер по толщине стены опорной зоны стыка 6уЫр=2 4 5  мм.

Смещения 6Р= 1 0  мм, 5«,= 15 мм; 6 ^  =  ] + Ю2-Ы52=  18 мм.
Расчетные толщины растворных швов: верхнего / ^ р =  35 мм,

нижнего C f = 2 1  ММ.
Расчетная ширина верхнего растворного шва

С р =  ЬГ  -  К  =  245 -  15 =  230 мм.
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Расчетная ширина нижнего растворного ш в а

Ът ] =  brl ~  fip«- =  70 -  18 =  52 мм.

Прочность стыка при сзкатии. Вычислим коэффициенты 

r\%p =  1 — £(2 — 35/230) 35/230] /(1 +  3-10/5) =  0,944; 

t)£'/ =  1 -  [(2 -  21/52) 21/52]/(1 +  2-10/5) =  0,871.

Так как £Соп—70 м м < 6 Соп—125 мм, то коэффициент Т1С0Л“  1,1 
(для стеновой панелей из легкого бетона). Так как ЬСоп~  125 м м <  
< £  — 350 ММ, ТО 6 i ,co n  — 0; б2,соп =  6и? =  18 мм.

Для стыка с односторонним опиранием перекрытия величина 
Yp*— !♦

Коэффициент равен минимальному значению следующих ве« 
*пичин:

П Г  =  [ К о п  -  М  \ о п  +  Р Г  -  « Г )  Л J / /  =
=  [(125 — 0) 1,1 + 0 ,8 - 1  (6 0 — 18) 1]/350 =  0,489 >

>  r)“ f„ =  1 (60 -  18) 1 /350 =  0,12;

=[K/f- W) %l Ч%> - opt!Rbw] frC =
« [ ( 7 0  — 18) 1-0,871 - 7 0 - 0 , 5 /2 ,2 7 J/0 ,944 =  31,65 мм;

4 /" '  =  [ K o n ~ 6i) ^ o n  +  O-SVpi bp t e d V ( =
=  [(125 — 0) 1,1 + 0 , 8 * 1  *31 ,65]/350 =  0,465 >

> rl ̂  =  1-31,65 /3 5 0 - 0 , 0 9 .

Принимаем, что =0,465.
Тогда

R} =  Rbw Л/ =  1 ,93*0 ,944*0 ,465 =  0,99 МПа.

Несущая способность 1 см стыка при сжатии

N j — R j А =  0,99*350* 103 =  3 4 8 ,5 -103 Н (35 ,8  тс).

Определение эксцентриситета продольной силы. Так как лими
тирует прочность платформенной площадки, то 6 т  =  245—2 5 «2 3 0  m m j  

fci=125 мм; 62“ 60— 18=42 мм. Тогда

n _  t ь1{ьт-о,5ь1) + о,Щ 
в'  2 6 , +  0 ,8 й2

350
2

125 (230 — 0 ,5 - 1 2 5 ) +  0,4-42» 
125 +  0,8-42

= 38,5 мм.
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Минимальное значение случайного эксцентриситета / /3 0 —350/ 
/3 0 = 1 1 ,7  м м <еу =38 ,5  мм.

Принимаем, что продольная сила от вышерасположенных этажей 
передается с эксцентриситетом е1̂  =38 ,5  мм.

При определении суммарного эксцентриситета необходимо учесть 
нагрузку от плиты перекрытия, которая приложена с эксцентрисите
том еР относительно оси стены, вычисляемым по формуле

ер =  0 ,5  (i — b p )  = 0 , 5  (350 — 70) =  140 мм,

Нагрузка на 1 м стыка от перекрытия

Np =  ор b p  d = 0 ,5 -7 0 .1 0 3 =  35-103 Н .

Суммарный эксцентриситет в верхнем сечении 

еЪир =  (Ne) +  Np ep)!(N  +  Np) =  (348,5-38,5  +  35-140)/(348,5 +

+  35) =  47,9 мм.

Среднее значение эксцентриситета для расчета прочности по 
среднему сечению панели

е() =  0 ,5 ( е !0ир +  е Р )  =  0 ,5 (4 7 ,9  +  47) =  47,5 мм.

Пример 5. Монолитный стык внутренней панельной стены при 
двухстороннем опирании перекрытий.

Исходные данные. Стеновые панели толщиной /= 1 6 0  мм из тя
желого бетона класса В20. Панели изготавливаются в вертикальном 
положении в кассетных установках. Расчетное сопротивление бетона 
сжатию (см. пример 1): для сечения в уровне верха перекрытия 
^bw ~9,31 МПа; для сечения в уровне низа перекрытия (без учета 
косвенного армирования стеновой панели) / ? ^ = 7 , 9 2  МПа,

Сжимающая нагрузка в стыке передается через слой монолит
ного бетона класса В20, уложенного в полость стыка. Сопротивле
ние платформенных участков не учитывается. Плиты перекрытий 
опираются на стены насухо с помощью опорных «пальцев», распо
ложенных с шагом 600 мм, а в промежутке между «пальцами» заве
дены на стену на 20 мм с каждой стороны. Размеры монолитного 
участка стыка между «пальцами»: по длине стены dmon= 400 мм, по 
толщине стены в уровне верха перекрытия 6 ^  =  160 мм, уровне 
низа перекрытия b ^ rt =  120 мм.

Возможное смещение плиты перекрытия относительно проектного 
положения бр= 10 мм. Уменьшение ширины монолитного участка 
стыка из-за допусков на точность монтажа и изготовления плит пе
рекрытий: в уровне низа перекрытий бтоп=1,4, бр =  1,4* 10= 14 мм, 
в уровне верха плиты перекрытия бто п =0 .
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В уровне верха плиты перекрытия имеется шов из раствора мар
ки 100. Расчетная толщина шва 35 мм. Расчетная ширина шва Ьт =* 
=  160 мм.

Расчет опорного сечения в уровне верха плиты перекрытия. Для 
монолитного стыка с двухсторонним опиранием перекрытия коэффи
циент т]/ог =  1,25 BmonIBbw — 1,25-20/20 -  1,25, где Вт оп — Вью —3 
= 2 0  МПа (классы бетона).

Так как в уровне верха плиты перекрытия сжимающая нагрузка 
передается на монолитный участок по всей толщине стены, то коэф
фициент ф о с = 1 . Тогда коэффициент T]mon =  m in(^ war* П *ов)«К

Для участка стыка длиной 600 мм Aw =  160-600—9,6- 104мм2. 
Коэффициент

Д/ ^  (Ьтоп — $mtm) Лтоп ^monf^w =  (160 — 0) 1 *400/9*6000 =  0,667,
Для растворного шва с расчетной толщиной 35 мм

Лт  = 1  — [(2 — 35/160) Зб/160]/( 1 +  2* 10/20) =  0,805.
Приведенное сопротивление стены по опорному сечению в уровне 

верха плиты перекрытия 9,31 «0,667*0,805=5 МПа.
Расчетная несущая способность участка стыка длиной 1 м (А — 

=  160-103 мм2) Nj — Ь' 160-103=800 * 103 Н (81,6 тс).
Расчет опорного сечения в уровне низа плиты перекрытия. Для 

верхнего опорного сечения стены расстояние по толщине стены от 
центра монолитного участка до ближайшей грани стены утоп ~  
— 0,5-160 =  80 мм.

Коэффициент tpoc, учитывающий повышение прочности стыка 
при местном сжатии, определяем по формуле

4<oe =  V 2Утоп / { С п  ~  * т о«) =  У 2 -80/(120 -  14) =  1.23.

Коэффициент t|uor«l,25 . Тогда коэффициент г)т о л—1,23;

~  {^топ ^топ) \ ом “  0 ^ 0  —
— 14) 1,23*400/96000 ~  0,543.

Для рассматриваемого сечения сжимающая нагрузка передается 
через слой монолитного бетона, уложенного непосредственно на сте
новую панель. Поэтому коэффициент т}т =*1.

Приведенное сопротивление стены по опорному сечению в уровне 
низа плиты перекрытия

Ду =  7,92-0,513*1 = 4 , 3  МПа.
Nj = 4 , 3 *  160-10» =  6,88-10* Н (70,2 тс).

Определение эксцентриситета продольной силы. Эксцентриситет 
продольной силы относительно оси стены

е0 =  0 ,56р =  0 ,5* 15 =  7 ,5  мм.
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Минимальное значение случайного эксцентриситета е0=  160/30=* 
=  5,3 мм. Принимаем расчетное значение эксцентриситета £0 =  7,5 мм.

Пример 6. Стык монолитной стены с двухсторонне опертыми 
плитами перекрытия.

Исходные данные, Степа из монолитного бетона класса В20, 
толщиной / —160 мм.

Расчетное сопротивление бетона стены сжатию /?&«,=7,92 МПа.
Конструкция узла и глубина опирания плит перекрытия такие 

же, как и в примере 5, но над плитой перекрытия нет растворного 
шва. Полость стыка замоноличивается при бетонировании стены.

Проверяем прочность стыка только для сечения в уровне низа 
плиты перекрытия, так как в уровне верха плиты стык замоноличен 
на всю ширину стены.

Так как конструкция узла полностью совпадает с рассмотренной 
в примере 5, то =  0,543; rjm =l;

/ ? , =  7 ,92*0 ,543* 1 = 4 , 3  мПа.
Расчетная несущая способность участка стыка длиной 1 м 

^  =  4,3-160.103 =  688.10» Н (70,1 тс).

Расчетный эксцентриситет продольной силы е0= 7 ,5  мм (см. при* 
мер 5):

ПРИМЕРЫ
О П РЕДЕЛЕН ИЯ ПРОЧНОСТИ СТЕН 
ПО СРЕДНИМ СЕЧЕНИЯМ 
ПРИ ВНЕЦЕНТРЕННОМ СЖАТИИ 
ИЗ ПЛОСКОСТИ СТЕНЫ

Пример 7. Однослойная панельная стена.
Исходные данные. Стеновая панель толщиной /= 1 6 0  мм из тя

желого бетона класса В20. Панель бетонируется в вертикальном по
ложении в кассетной установке. Армирование панели конструктив
ное (бетонный элемент). Расчетное сопротивление бетона сжатию 
(см. пример 1) /?&,«,=7,92 МПа. Начальный модуль упругости бето
на кассетного изготовления £ ь= 0 ,85-24* 103=20,4-103 МПа.

Высота панели (расстояние между плитами перекрытий) #©=* 
=  2580 мм.

Расчетный начальный эксцентриситет ео=€о=5,3  мм (см. при
мер 1),

Стеновая панель имеет платформенный стык с плитами пере
крытий, которые опираются на стены по контуру. При таком опи- 
рании свободная длина (высота) панели k = 0 ,9  Я 0 =  0,9 *2580= 
=  2322 мм.

Всю нагрузку будем считать действующей длительно.
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Определение коэффициента фс. Так как /0/ /—2322/160= 14,6 > 4 , 
то при расчете прочности стены иа внецентреииое сжатие необходи
мо учесть влияние продольного изгиба.

Вычислим вспомогательные величины

Так как 6 *= 0 ,0 3 3 < Ь е ,т ш ~ 0,274, то принимаем 8е=0,274, тогда 

<ре -  0,11 (0,1 +  6е) +  0,1 =  0,11 (0,1 +  0,274) 4-0,1 =  0,394.

Так как вся нагрузка длительно действующая, то коэффициент 
Фг” 1 + Р =  1 +  1= 2 , где р — 1 (для тяжелого бетона).

Коэффициенты

=  0 ,5  [ l  +  1,27 — У  (1 — 1,27)г +  8-1 ,27-0,033 ] =  0,815.

Приведенное сопротивление стены внецентренному сжатию по 
среднему сечению Rc~R bbtŵ >c—7,92*0,815=6,45 МПа.

Расчетная несущая способность 1 м стены при внецентренном 
сжатии Nc~ R CA ~ 6,45* 160• 103=  1033* 103 Н (105тс).

6. П Е Р Е К Р Ы Т И Я

6.1. Междуэтажные перекрытия жилых здании состоят из несу
щей части и пола. Перекрытия над шумными нежилыми помещени
ями, расположенными в жилом здании (магазинами, столовыми, 
предприятиями бытового обслуживания и т. п.), рекомендуется про
ектировать с двойным перекрытием (самонесущая железобетонная 
плита потолка, не связанная непосредственно с плитой несущей части 
перекрытия). При наличии технического этажа между жилой частью 
дома и встроенными шумными помещениями самонесущий потолок не 
требуется. Звукоизоляцию перекрытий от воздушного и ударного 
шума следует проверять по СНиП П-12-77.

6.2. Перекрытия над техническим подпольем и проездами следу
ет проектировать утепленными. Требуемое сопротивление теплопере
даче над подпольем рекомендуется определять из условия обеспе
чения 50 % (за 1 ч.) воздухообмена в подполье, с использованием

= С0/* = 5,3/160 = 0,033;
tig'inin = 0,5 —  0,01/0// —  0,01^ w = 0,5 —  0,01*14,6 —  

—  0,01 *7,92 = 0,274.

/7 ,9 2 /2 -1 4 ,62 =  1,27.

Фс =  0 ,5  [ l  + Л с г — V u  — tier)2 +  8ПсА ]  =
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уровня воздушно-теплового баланса. При этом необходимо учиты
вать влияние ограждающих конструкций и теплоотдачи размещенных 
в подполье трубопроводов отопления и горячего водоснабжения.

Полы

6.3. Полы жилых зданий классифицируются по видам покрытий 
(паркетные, линолеумные, дощатые, плитные) и по типам конструк
ций (однослойные, слоистые, раздельные беспустотные и раздельные 
с пустотами — по лагам ).

6.4. Однослойный пол укладывается непосредственно на плиты 
перекрытий или на выравнивающий слой, устроенный по плитам пе
рекрытий.

В качестве покрытия однослойного пола во всех помещениях квар
тиры, кроме санитарно-технических узлов, рекомендуется применять 
линолеум на теплозвукоизоляционной подоснове по ГОСТ 18108—80, 
или ему подобные материалы, отвечающие требованиям действую
щих ТУ. Материалы для покрытия полов должны иметь биостойкую, 
незагнивающую подоснову.

В помещениях санитарно-технических узлов, а также в вестибю
лях, внеквартирных коридорах, лестничных клетках, лифтовых хол
лах и т. п. рекомендуется устраивать полы из керамических (метлах
ских) плиток. В санитарно-технических узлах допускается полы вы
полнять из линолеума на резиновой основе.

Однослойный пол рекомендуется применять в междуэтажных 
перекрытиях, несущая часть которых обеспечивает индекс изоляции 
воздушного шума не менее 51 дБ. При расчете звукоизоляции пере
крытия с однослойным полом необходимо учитывать снижение зву
коизоляции вследствие резонансных колебаний пола и косвенной пе
редачи шума смежными конструкциями.

6.5. Слоистый пол состоит из твердого покрытия пола и звуко
изоляционного слоя.

В качестве покрытия пола рекомендуется применять штучцый 
паркет (ГОСТ 862.1—85) и паркетные щиты (ГОСТ 862.4—77 и ТУ 
13-767—84). В качестве звукоизоляционного слоя рекомендуется при
менять древесно-волокнистые плиты марок 4, 12 и 20 (ГОСТ 
4598—86). В случае покрытия пола из штучного паркета рекомен
дуется предусматривать дополнительный распределительный слой 
из древесно-волокнистых плит марки ПТ-100 (ГОСТ 4598—86). Тре
буемая толщина звукоизоляционного слоя определяется расчетом 
или на основании результатов натурных измерений звукоизоляции.

Слоистый пол рекомендуется применять в междуэтажных пере-
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крытиях, несущая часть которых обеспечивает индекс изоляции воз
душного шума не менее 50 дБ, а такж е в перекрытиях над более хо
лодными помещениями, когда требуется дополнительное утепление 
перекрытий.

6.6. Раздельный бес пустотный пол состоит из покрытия, жестко
го основания и звукоизоляционного слоя.

В качестве покрытия раздельного беспустотного пола рекомен
дуется применять все виды линолеума (см. п. 6.4), плитки П ВХ 
и другие аналогичные материалы. Допускается такж е применять 
штучный- паркет (ГОСТ 862.4— 87) и сверхтвердые древесно-волок
нистые плиты (ГОСТ 4598—86). Жесткое основание рекомендуется 
выполнять в виде монолитной стяжки толщиной 40 мм из легких 
бетонов на пористых заполнителях или поризованных на фосфогип- 
совом вяжущем класса не менее В10 и марки по плотности не более 
D 1200. При покрытии из паркета стяжка может выполняться из 
мелкозернистого тяжелого бетона. При плитах перекрытия разм е
ром на комнату стяжку рекомендуется выполнять в заводских ус
ловиях в составе комплексной плиты перекрытия. При устройстве 
стяжки из бетонов на пористых заполнителях в построечных услови
ях рекомендуется предусматривать шлифование верхней поверхно
сти стяжки. Выравнивание такой стяжки цементным раствором не 
допускается.

Между монолитной стяжкой и звукоизоляционным слоем реко
мендуется располагать слой водонепроницаемой бумаги или другого 
подобного материала с перехлестыванием в стыках.

Сборные стяжки основания пола рекомендуется выполнять из 
бетона на пористых заполнителях класса не ниже В 12,5 или гипсо- 
цемектно-пуццоланового бетона класса не ниже В5.

Покрытие пола из обычного (нетеплого) линолеума (ГОСТ 
7251—77, ГОСТ 14632— 79, ГОСТ 1*6914—71), плиток П ВХ (ГОСТ 
16475—81), сверхтвердых древесно-волокнистых плит (ГОСТ 
4598—86) рекомендуется укладывать на стяжку из бетона на по
ристых заполнителях с маркой по плотности не более D1200 или 
стяжку из гипсоцементно-пуццоланового бетона с маркой по плотно
сти не более D1300.

В качестве звукоизоляционного слоя раздельных беспустотных 
полов рекомендуется применять: плиты теплоизоляционные из мине
ральной ваты на синтетическом связующем (ГОСТ 16297—8Q), по- 
лужееткие марки 125, жесткие марки 150, толщиной 35-^60 мм 
(ГОСТ 9573—82), плиты древесно-волокнистые мягкие марки 4 плот
ностью не более 250 кг/м 3, толщиной 20—40 мм (ГОСТ 4598—86), 
плиты фибролитовые на портландцементе марки 300 толщиной 
50 мм (ГОСТ 8928—81), песок прокаленный, керамзит предельной 
крупности 20 мм и другие подобные материалы, толщина слоя кото-
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рых устанавливается на основании результатов исследования звуко
изоляции в натурных условиях.

6.7. Раздельный пол с пустотами состоит из покрытия пола, лаг 
и звукоизоляционных прокладок под лаги.

В качестве покрытия раздельного пола с пустотами рекоменду
ется применять паркетные доски и щиты деревянные однослойные 
(ТУ 13-767—84). Допускается также применять шпунтованные дос
ки (ГОСТ 8242— 75), а также сверхтвердые древесно-волокнистые 
плиты по сплошному настилу из нешпунтованмых и нестроганных 
досок толщиной 22 мм из низкосортной древесины и деловых корот
комерных отходов лесопиления и деревообработки или из древесно
стружечных плит толщиной не менее 19 мм марки П-3 (ГОСТ 
10632—77*).

Лаги рекомендуется выполнять из прямоугольных деревянных 
брусков сечением 40X80 мм или клиновидных высотой 40 мм, ши
риной поверху — 70 и понизу — 26 мм. Расстояние между осями лаг 
назначается в зависимости от конструкции пола: при толщине осно
вания 19-Г-22 мм расстояние между осями лаг не должно превышать 
400 мм, а в других случаях — 500 мм.

В качестве звукоизоляционных прокладок под лаги рекоменду
ется применять плитные материалы, используемые для устройства 
звукоизоляционного слоя раздельных беспустотяых полов (см. 
п. 6 6 ) .

•6-8. Слоистый пол с покрытием из паркета, деревянный пол по 
лагам и бетонное основание раздельного пола рекомендуется отде
лять по контуру от стен и других конструкций зазором шириной 10— 
30 мм, заполняемым звукоизоляционным материалом и перекрывае
мым плинтусом или галтелью.

6.9. Раздельный пол рекомендуется применять при выполнении 
несущей части перекрытия из сплошных и многопустотных пане
лей, для которых индекс изоляции от воздушного звука менее 50 дБ.

6.10. Полы подвалов и технических подполий рекомендуется рас
полагать выше уровня грунтовых вод. Бели такое решение -невы
полнимо, в проекте рекомендуется предусматривать меры ш> водо- 
понижеяшо за  счет дренажей и др. Применение противоналорных 
конструкций допускается лишь при невозможности водопояижения. 
При этом наружные стены подземной части и железобетонная плита 
пола подвала должны иметь сплошную гидроизоляцию со стороны 
грунта и рассчитываться на дополнительные усилия от гидростати
ческого давления.

Плиты перекрытий
6.11. Сборные плиты междуэтажных перекрытий рекомендуется 

проектировать сплошного сечения (однослойными или трехслойны
ми) или с пустотами,
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Однослойные сборные плиты сплошного сечения рекомендуется 
проектировать из тяжелого или легкого бетона классов не ниже 
В 12,5. При полах раздельного типа и слоистых толщину плит ре
комендуется принимать не менее 10 см. При однослойных полах ми
нимальная толщина плит определяется требованиями изоляции воз
душного шума.

Плиты размером на комнату при опирании по контуру, двум 
длинным и одной короткой или только двум длинным сторонам ре
комендуется армировать сварными сетками, расположенными в ниж
ней (растянутой) зоне плиты. Арматурные стержни, расположенные 
вдоль короткого пролета плиты, рекомендуется частично не дово
дить до опор в соответствии с изменением изгибающих моментов 
вдоль пролета плиты. В случае, если до опор не доводится половина 
стержней, разреженное армирование принимается на участках ши
риной с каждой стороны плиты не более а = 0,14 l~2Q dt где / — 
длина короткого пролета плиты, d — диаметр стержней.

Для сборных однослойных плит, длина которых 6 м и более, 
при опирании по двум коротким сторонам или двум коротким и од
ной длинной рекомендуется предусматривать предварительно напря
женное армирование вдоль длинной стороны плиты. В плитах, рабо
тающих на изгиб из плоскости в двух направлениях, кроме предвари
тельно напряженной арматуры рекомендуется устанавливать 
поперечную арматуру в виде сварных сеток.

Плиты, опертые по двум коротким и одной длинной сторонам, 
допускается проектировать без предварительно напряженного арми
рования.

Трехслойные сборные плитр перекрытий рекомендуется проек
тировать сборными. Верхний и нижний слои выполняются из тяже
лого бетона класса на нижнее В15, средний слой — из крупнопорис
того бетона (например, керамзитобетоиа) класса не ниже В3,5. 
Опорные зоны трехслойных плит перекрытий следует выполнять из 
тяжелого бетона на всю толщину плиты.

Многопустотные сборные плиты перекрытий рекомендуется про
ектировать из тяжелого или легкого бетона класса не ниже В 15.

Пустоты в плитах можно располагать поперек или вдоль опор 
в зависимости от схемы опирания на стены и прочности плит по се
чениям вдоль пустот и по межпустотньш ребрам.

При платформенном стыке многопустотных плит перекрытий со 
стенами рекомендуется предусматривать конструктивно-технологи
ческие меры повышения прочности опорных сечений.

6.12. Для перекрытий из сборных плит рекомендуется учитывать 
их совместную работу на изгиб из плоскости, обеспечиваемую бетон
ными шпоночными соединениями и арматурными связями. При учете 
совместной работы плит проектную толщину зазора, через который

148



замоноличивается стык, рекомендуется принимать не менее 40 мм.
6.13. При армировании сборных плит сварными сетками ре

комендуется преимущественно применять стержневую  арм атуру д и а
метром 6— 14 мм класса А -Ш  и арматурную  проволоку диаметром 
В—4 мм класса Вр-1. Из условия минимальной стоимости и расхода 
арм атуры  рекомендуется в сварных сетках шаги продольных и по
перечных стержней назначать согласно табл. 10.

6.14. Размещ ение и количество монтажных петель или отвер
стий, используемых для подъема плит, рекомендуется принимать т а 
ким, чтобы исключить необходимость дополнительного армирования 
изделий на монтажные и транспортные воздействия.

Т а б л и ц а  10

Диаметр 
стали, мм

Класс
стали Шаг, мм

П лощадь 
поперечного 
сечения А$* 

мм*/м

Расчетное 
растягиваю
щее усилие 
Ns , Н/мм

Расход стали, 
кг на 1 м* 

сетки

100 71 27 ,34 0 ,5 5
200 35 13,48 0 ,2 7

3 Вр-1 250 28 10,78 0,22
300 23 8 ,8 6 0 ,18

100 126 47 ,25 0 ,9 9
150 84 3 1 ,5 0 ,66

4 Вр-1 200 63 23 ,6 3 0 ,5
250 50 18,75 0 ,4
300 42 15,75 0 ,3 3

100 283 101,88 2 ,22
150 189 68 ,04 1,45

6 А-Ш 200 141 5 0 ,8 M l
250 И З 4 0 ,7 0 ,8 9
300 94 3 3 ,8 0 ,74

8 А-Ш 300 168 6 0 ,5 1,3

10 А-Ш 300 261 98 2,04

12 А-Ш 100 1131 424 8 ,8 8

12 А-Ш 200 5 ,6 5 212 4 ,44
300 377 141,3 2 ,9 6

14 А-Ш 100 1539 577 12,1
200 769 288,5 6,1
300 513 192 4

н а



6.15. В плитах перекрытий рекомендуется устраивать каналы 
для скрытой электропроводки. Диаметр каналов и сплошных плитах 
рекомендуется принимать не более 35 мм.

Заделку сквозных технологических и коммуникационных отвер
стий в плитах перекрытий рекомендуется предусматривать раство* 
ром на расширяющемся цементе или гипсе.

6.16. Глубину опирания сборных плит на стены в зависимости 
от характера их опирания рекомендуется принимать не менее, мм: 
при опирании по контуру, а также двум длинным и одной короткой 
сторонам — 40; при опирании по двум сторонам и пролете плит 4,2 м 
и менее, а также по двум коротким и одной длинной сторон-ам—50; 
при опирании по двум сторонам и пролете плит более 4,2 м — 70.

При назначении глубины опирания плит перекрытий следует 
такж е учитывать требования СНиП 2.03.01—84 к анкеровке арм а
туры на опорах.

6.17. При применении сборных плит перекрытий в зданиях со 
стенами из монолитного бетона рекомендуется конструктивно обес
печивать их неразрезность на опорах. С этой целью рекомендуется 
предусматривать петлевые соединения плит, замоноличенные бетоном. 
Для увеличения размеров полости, замоноличиваемой бетоном, до
пускается плиты при монтаже опирать на монтажные столики или 
телескопические стойки.

6.18. Сборно-монолитные слоистые плиты рекомендуется проек
тировать из сборной железобетонной плитььскорлупы, выполняющей 
роль оставляемой опалубки, и слоя монолитного бетона. Плиту-скор
лупу рекомендуется изготавливать из тяжелого бетона класса не 
ниже В 15, толщиной 4—6 см. Монолитный слой рекомендуется вы
полнять из тяжелого класса не менее В 12,5 или легкого бетона клас
са не ниже В7,5. Толщину слоя монолитного бетона рекомендуется 
принимать не менее толщины скорлупы.

Нижнюю растянутую арматуру плиты рекомендуется размещ ать 
в сборной плите-скорлупе, при этом применять предварительно на
пряженное армирование. Верхняя растянутая арматура, необходи
мая для восприятия изгибающих моментов на опорах, располагает
ся в монолитном слое плиты. Для обеспечения совместной работы 
сборного и монолитного слоев рекомендуется на верхней поверхно
сти сборного элемента предусматривать местные углубления для об
разования шпонок и (или) арматурные выпуски.

6.19. Монолитные плиты перекрытий рекомендуется проектиро
вать однослойными из тяжелого или легкого бетона класса не ни
же В12,5. Толщину плит рекомендуется назначать не менее требуе
мой по условиям звукоизоляции от воздушного шума при одно
слойных полах.

6.20. Монолитные и сбор но-монолитные плиты перекрытий реко-
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мендуется проектировать как защемленные стенами в опорных се
чениях.

При возведении зданий в объемно-переставных опалубках, из
влекаемых на фасад, плита перекрытия бетонируется одновременно 
с внутренними стенами. При использовании сборных панелей наруж 
ных стен рекомендуется плиту перекрытий рассматривать как з а 
щемленную по трем сторонам со свободной четвертой стороной.

При монолитных наружных стенах, которые бетонируются после 
возведения внутренних конструкций, плиты перекрытий в зависимо
сти от узла их сопряжения с наружной стенкой могут проектиро
ваться защемленными по контуру или по трем сторонам по внутрен
ним стенам и со свободным опиранием на наружную стену.

При возведении монолитных наружных и внутренних стен в еди
ном цикле (например, в блочной или щитовой опалубках), моно
литные и сборно-монолитные плиты перекрытий рекомендуется про
ектировать как защемленные по контуру.

6.21. Монолитные плиты перекрытия рекомендуется армировать 
сварными сетками. Диаметры и шаги продольной и поперечной ар
матуры сеток рекомендуется принимать согласно табл. 10. Допус
кается применение стандартных сеток, выпускаемых промышленно
стью.

При одностороннем опирании плит перекрытий на стены в слу
чае недостаточной длины анкеровки верхней сетки рекомендуется 
предусматривать приварку к ней поперечных анкерующих стержней.

В неразрезных плитах перекрытия рабочую арматуру над опо
рами следует обрывать на расстоянии не ближе 0,25/ от грани опо
ры, где I — пролет плиты. Пролетная арматура в опорных сечениях 
плиты заводится за грань опоры не менее 20 мм; стык арматурных 
сеток производится внахлестку с соблюдением требований СНиП
2.03.01— 84.

В сечениях плите, где трещины в эксплуатационной стадии не 
образуются, допускается увеличение расстояния между рабочими 
стерженями арматуры до 400 мм с соблюдением требований СНиП
2.03.01— 84.

В плитах, защемленных по трем сторонам, свободный край до
полнительно армируется объемным каркасом из четырех стержней 
диаметром 10 мм из стали класса А-Ш  для восприятия усадочных 
и температурных воздействий.

Схема армирования монолитной плиты перекрытия, защемлен
ной по трем сторонам, с четвертой свободной показана на рис. 42.

Сборно-монолитные плиты перекрытий рекомендуется армиро
вать аналогично монолитным плитам; надопорную арматуру реко
мендуется размещ ать в монолитном слое, пролетную — в скорлупе.

Размер скорлупы в плане рекомендуется назначать из условия
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а) 2 2-2

Рис. 42. Схемы армирования монолитной плиты
а — защемленный по контуру; б — защемленной по трем сторонам и neieep- 
той свободной
СВ — сетка верхнего армирования» СН — сетка нижнего армирования, КП — 
каркас пространственный

обеспечения прочности и трещиностойкости бетона при ее изготов
лении и монтаже. Стык скорлупы в перекрываемой ячейке не дол
жен производиться в зоне максимальных моментов. В зоне стыка 
по скорлупам укладывается арматура площадью, эквивалентной из
гибающему моменту, в расчетном сечении плиты с перепуском на 
длину не менее 1аП1 где 1ап — расчетная длина анкеровки арматуры. 
Заведение скорлупы за грань стены производится на величину не 
менее 20 мм.

Совместная работа сборного и монолитного слоев перекрытия 
должна обеспечиваться сцеплением бетона и монтажными арматур
ными элементами, установленными в сборной плите-скорлупе.

Схема армирования сборно-монолитной плиты перекрытия по
казана на рис. 43t
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Расчет железобетонных плит перекрытий

6.22. При расчете железобетонных плит перекрытий по предель
ным состояниям первой группы (по прочности) и второй группы (по 
деформациям, образованию и раскрытию трещин) рекомендуется 
различать плиты, работающие на изгиб из плоскости в одном и двух 
направлениях.

Плиты, опертые по контуру и имеющие соотношение размеров 
длинной стороны к короткой 3 : 1 и менее, а также плиты, опертые по 
трем сторонам и имеющие соотношение размеров вдоль параллельно 
расположенных опор к размеру вдоль свободного края 1,5 :1 и ме
нее, рекомендуется рассчитывать как работающие на изгиб из плос
кости в двух направлениях. Расчет таких плит разрешается выпол
нять методами, изложенными в настоящем Пособии. При необходи
мости уточненный расчет таких плит может выполняться по специ
альным программам на ЭВМ, учитывающим нелинейную работу же
лезобетона с трещинами.

Остальные плиты рекомендуется рассчитывать как работающие 
на изгиб в одном направлении по СНиП 2.03.01—84 и соответствую
щим пособиям.
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Рис. 43. Сборно-монолитная плита
а  — схема армирования сбор но-монолитной плиты, защемленной по контуру; 
б — конструктивное решение сборной плиты скорлупы без внешнего армиро
вания; в — то же, с внешним армированием 
СВ — сетка верхнего армирования, ПС — плита-скорлупа 
1 — монтажная петля, 2 — петлевые выпуски

6.23. Д ля плит, работающих на изгиб из плоскости в двух на
правлениях, различаются расчетные длины h и 13. Д ля плит, опер
тых по контуру, принимается, что пролет 1\ не превышает пролет h . 
Д ля плит, опертых по трем сторонам, пролет 1{ соответствует рас
стоянию между параалельно расположенными опорами (размер 
вдоль свободного края плиты).

Д ля свободно опертых плит расчетный пролет принимается рав
ным расстоянию между серединами опорных площадок плит пере
крытий. Д ля защемленных на опорах плит расчетный пролет при
нимается равным пролету в свету (до грани опор).

6.24. Д ля плит перекрытий, работающих на изгиб в двух на
правлениях, коэффициенты армирования (отношение площади сече
ния арматуры к рабочей площади сечения плиты, перпендикулярно
го арматуре) |xt и \х2 вдоль пролетов соответственно 1Х и 1% рекомен
дуется назначать так, чтобы выполнялись условия;
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где \imin — минимальное значение коэффициента армирования, при
нимаемое по СНиП 2.03.01—84 равным 0,05 %.

Для железобетонных слабоармированных элементов, несущая 
способность которых исчерпывается одновременно с образованием 
трещин в бетоне растянутой зоны, площадь сечения продольной рас
тянутой арматуры должна быть увеличена по сравнению с требуе
мой из расчета по прочности не менее чем на 15 % (по СНиП
2.03.01—84).

6.25. При расчете плит перекрытий нагрузки от веса опирающих
ся на них ненесущих наружных стен и перегородок рекомендуется 
учитывать следующим образом:

для жестких ненесущих стен и перегородок в виде сборных бе
тонных и железобетонных панелей нагрузка от их веса прикладыва
ется к плите в виде сосредоточенных сил, которые считаются распо
ложенными:

для панелей без проемов, а также простенков панелей с проема
ми шириной более половины высоты этажа — на расстоянии 1/12 
длины соответственно панели и простенка от их краев; для крайних 
простенков панелей с проемами шириной не более половины высоты 
этажа — на расстоянии !/з от наружного края простенка, а для 
средних простенков — по середине их длины;

для нежестких ненесущих стен и перегородок из каменной клад
ки, мелких блоков, листовых материалов 60 % нагрузки от их веса
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считается распределенной по длине простенков, а остальная часть 
в виде сосредоточенных сил, положение которых назначается анало
гично нагрузке от жестких стен и перегородок.

Если в процессе эксплуатации здания возможно изменение по
ложения перегородок, то нагрузку от веса рекомендуется задавать 
в виде распределенной нагрузки, эквивалентной наиболее неблаго
приятной схеме расположения перегородок в конструктивной ячейке, 
но не менее 0,5 кН /м2 (50 кгс/м2).

Расчет железобетонных плит перекрытий по 
предельным состояниям первой группы

6.26. Сборные плиты, не имеющие специальных связей для обес
печения иеразрезносги на опорах, рассчитываются по прочности 
в предположении свободного (без защемления) их опирания на сте
ны. Для плиты, работающей на изгиб из плоскости в двух направ
лениях, при платформенном стыке со стенами, разрешается считать, 
что углы плиты закреплены от подъема.

Монолитные плиты, а также сборные, имеющие специальные свя
зи для обеспечения неразрезности на опорах, рекомендуется рассчи
тывать с учетом их защемления стенами на опорах. При этом для 
сборных и сборно-монолитных плит необходимо учитывать две ста
дии их работы: до и после устройства связей, обеспечивающих за 
щемление плиты.

Расчет по прочности плит, работающих на изгиб из плоскости 
в двух направлениях, рекомендуется выполнять кинематическим спо
собом метода предельного равновесия.

При расчете плит по прочности различают следующие случаи:
армирование плиты задано; требуется определить предельное по 

условиям прочности значение равномерно распределенной нагрузки 
на плиту q\

задана нагрузка на плиту; требуется определить требуемое ар
мирование.

6.27. Для плиты с заданным армированием расчет по прочности 
выполняется в следующей последовательности:

выявляются расчетные сечения; для всех плит в качестве рас* 
четных условно рассматриваются сечения, перпендикулярные про
летам 12 и проходящие через центр плиты; для плит с защемленны
ми опорами также рассматриваются сечения вдоль этих опор, кроме 
того, должны быть рассмотрены сечения, где изменяется армирова
ние плиты. Для многопустотных плит дополнительно рассматрива
ются сечения вдоль пустот, примыкающих к опорам;

определяются значения изгибающих моментов, воспринимаемых 
плитой по расчетным сечениям; при одностороннем армировании
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изгибающий момент для i-ro сечения плиты определяется по фор
муле

M i =  Rsi Asi (hot -  — ) ,  (151)

где R si, Asi — соответственно расчетное сопротивление и площадь 
поперечного сечения продольной арматуры в t-м сечении плиты; 
h0i — рабочая высота сечения; Rb — расчетное сопротивление бето
на плиты сжатию (призменная прочность); di — длина плиты вдоль 
сечения г;

намечается схема излома плиты в предельном состоянии ц оп
ределяются углы наклона линий излома по отношению к отороне 
плиты вдоль пролета /2; для свободно опертых и защемленных по 
контуру плит схемы излома рекомендуется принимать соответст
венно по рис. 44 и 45, при этом угол наклона линий излома к сто
ронам вдоль пролета допускается принимать равным 45°. Для сво
бодно опертых по трем сторонам плит рекомендуется рассматривать 
две схемы излома (рис. 44, б, б), при этом для плит с соотношением 
сторон /2/ / i > l  допускается принимать, что угол <р — 45°;

определяется предельное значение равномерно распределенной 
нагрузки на плиты q\

нагрузка q сопоставяется с расчетной нагрузкой на плиту q\ 
прочность плиты считается обеспеченной, если q > q .

При загружении плиты на различных участках неодинаковыми 
распределенными нагрузками, а также точечными и полосовыми со
средоточенными нагрузками, допускается указанные нагрузки за 
менять приведенной равномерно распределенной нагрузкой, опреде
ляемой из условия равенства работ фактических и приведенной 
нагрузок на перемещениях, которые соответствуют заданной схеме 
излома плиты.

Для свободно опертой по контуру плиты предельная нагрузка 4 
вычисляется по формулам:

при армировании сетками, все стержни которых вдоль пролетов 
1\ и h доводятся до опор или обрываются в пролете по эпюре мо
ментов согласно п. 6.11;

24 Mt +  Mt 

Я ~  l\ ' Y p < 3 b - 1 )  ’
(152)

где Mu M2 — значения изгибающих моментов, воспринимаемые пли
той при изгибе по балочным схемам соответственно вдоль пролетов 

/2; ур — коэффициент условий работы, определяемый по графику 
на рис. 46;

% =  (153)

При армировании сетками, в которых стержни вдоль пролета
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Рис. 44. Расчетные схемы излома 
свободно опертой плиты
а — опертой по контуру; б, в — опер
той по трем сторонам

Рис. 45. Расчетные схемы излома плиты, защемленной по контуру 
(а) и трем сторонам (<5)
1, 2, 3 — расчетные сечения при определении нагрузки образования трещин

попеременно не доводят до опор на расстояние а>Ф ,14/и а вдоль 
пролета 12 все доводят до опор

24 М д (1 - С Д )  +  Л1, 

/3 Тр (ЗА, — 1)

где £ =  а / /х.

(154)

(155)
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Рис. 46. График для определения коэффициента yPt учитывающего 
пространственную работу плиты, опертой по контуру
а  — при равномерном армировании; б — с концентрацией арматуры  в средней 
части плиты

Для свободно опертой по трем сторонам плиты, армированной 
в двух направлениях, предельная нагрузка q принимается равной 
меньшему из значений, вычисляемых для двух схем излома по 
рие, 44, б, в.

При изломе плиты по схеме рис. 44, б

24

Ч ~  1\ ' ’
(156)

где vv  =  0 ,5  ( —  if +  у  +  12тр А> )/К\ (157)

коэффициент ортотропии армирования 

1> = (158)

При изломе плиты по схеме рис. 44, в

24 Щ  +  Щ  *  
Ч ~  1\ 2 ^ (Э у ф - 2 Х )  ’

(159)

где
Л’ч> =  Т ^ + ^/4Х а +  9 Ф ^

(160)
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В формулах (156) — (159) величина К вычисляется по формуле 
(153), при этом пролетом 1\ считается пролет вдоль свободного 
края плиты.

Для плиты, имеющей защемленные опоры, предельная нагрузка
q вычисляется по формулам:

при защемлении по контуру (рис. 45, а)

12 2М , +  2М2 +  Afj +  М[ +  М п +  М \I—  * - : 
/3 ЗЛ. — 1 ( 161)

при защемлении по трем сторонам и одном свободном крае 
вдоль пролета U (рис. 45, б)

24 2МХ +  М2 +  М 1+ М [  +  М 11
</=Т*------------^— ;-------------• О62)/3 6Л,— 1

где Ми М2 — изгибающие моменты, воспринимаемые в пролете пли
ты при изгибе соответственно вдоль пролетов и /2; Ми Afj — из
гибающие моменты, воспринимаемые на опорах при изгибе вдоль 
пролета l\\ Мц, AftI— то же, вдоль пролета /2-

6.28. Предварительно напряженные в одном направлении плиты 
рассчитываются по прочности с учетом следующих особенностей:

при расчете прочности принимается, что величина уР= 1 ;
при расчете прочности плит, опертых по трем сторонам и имею

щих армирование только вдоль пролета 1и в виде предварительно 
напряженной арматуры, в формулах (156) и (159) принимается, 
что величина М2= 0, а коэффициент ортотропии ф вычисляется исхо
дя из изгибающих моментов Мь\ и Мь2, при которых в плите обра
зуются трещины при ее изгибе соответственно вдоль пролетов 1\ 
и /2; при этом учитывается влияние предварительного напряжения.

Многопустотные панели должны, кроме того, быть проверены 
расчетом по указаниям п. 6.33.

6.29. Для железобетонных плит перекрытий, кроме расчета по 
указаниям п. 6.27, необходимо проверять прочность по наклонным 
сечениям от действия поперечной силы. Расчет выполняется по 
указаниям норм проектирования железобетонных конструкций для 
наклонных сечений, проходящих через опоры.

Значение поперечной силы в опорном сечении для плиты, рабо
тающей на изгиб в двух направлениях, рекомендуется принимать 
большим из двух значений, подсчитанных исходя из упругой стадии 
работы плиты и в предельном состоянии (для принятой в расчете 
схемы излома плиты).

Для предварительного расчету допускается поперечную силу 
определять из условия опирания плиты по двум сторонам. Если
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требования расчета по поперечной силе оказываются выполненными 
без дополнительного армирования или повышения класса бетона 
плиты, то дальнейшего уточнения значения поперечных сил не тре
буется.

6.30. В случае, если задана нагрузка на плиты и требуется оп
ределить ее армирование, расчет рекомендуется выполнять в сле
дующей последовательности:

а) задается тип и схема армирования плиты и предварительно 
назначается класс арматуры;

б) определяется оптимальное соотношение значений изгибающих 
моментов в расчетных сечениях и определяется требуемая площадь 
сечения арматуры;

в) при армировании плиты сварными сетками с использованием 
данных табл. 10 назначаются диаметры арматурных стержней и их 
шаги в сетке; при необходимости корректируются результаты рас
чета с учетом принятых классов и диаметров арматуры.

6.31. Для свободно опертой по контуру плиты, армированной 
сеткой, все стержни которой доводятся до опоры или половина 
стержней обрывается на расстоянии a < 0 ,1 4 /i—20d, изгибающие 
моменты Мх и М% действующие соответственно вдоль пролетов U 
и /2, рекомендуется определять по формулам:

M1 =  M0 vp ( \ - 2 / 3 v opt/X); (163

М 2 =  Л1о Y p V ^ /ЗХ, (164)

где М0 — изгибающий момент в среднем сечении плиты, соответст
вующий балочной схеме работы плиты вдоль пролета

M0 =  ql\l2!  8; (165)

ур — коэффициент условий работы, определяемый по п. 6.27; vopt — 
коэффициент, равный котангенсу угла наклона линии излома к сто
роне плиты вдоль пролета /2; При оптимальном по условиям проч
ности армирования плиты коэффициент y opt рекомендуется опреде
лять по формуле

v0pf =  Vs *02/(^oi); (166)
у $ — коэффициент, зависящий от вида арматуры, вдоль пролетов 
1\ и /2; при армировании одинаковой арматурой в обоих направле
ниях коэффициент Y s ~ l ;  при армировании плиты вдоль пролета 1\ 
стержневой арматурой класса A-III, а вдоль пролета h  проволоч
ной арматурой класса Вр-I коэффициент у *= 0 ,9 ; в остальных слу
чаях коэффициент у8 определяется по формуле

Ys =  Rsz C«i/(^si CS2); (167)

R*u Csi — расчетное сопротивление и стоимость 1 м арматурных 
стержней, расположенных вдоль пролета l t; RS2, Csz — то же, вдоль 
пролета /2; &оь йог — рабочая высота сечения плиты при изгибе соот
ветственно вдоль пролетов 1\ и /2.

Площади сечения арматуры A s\ , A s2, расположенной соответст-
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венно вдоль пролетов 1Х и /2, определяются по формулам:

Asi — 2̂ ^iV^si* (168)

AS2 ~  $ъ h R$2> (169)

где h  =  ^ V < V * >  : (170)

*2 =  — V ^ a  — 2AV  ( * b li) • (171)

В случае, если по условиям расчета на монтажные нагрузки или 
по конструктивным соображениям арматура вдоль пролета h  зада
на, то изгибающий момент М и по которому определяется площадь 
арматуры вдоль пролета Л, вычисляется по формуле

м г =  [М0 (X -  v?/3) -  Mz X/v] V pA, (172)

где v ~  У з m j M » . (173)
6.32. Для свободно опертой по трем сторонам плиты, армиро

ванной сеткой, все стержни которой доводятся до опоры, изгибаю
щие моменты М х и М2, по которым определяется площадь арматуры 
соответственно вдоль пролетов k и /2, вычисляются по формулам: 

в случае, если Л2> 0 ,2 5 ysho2/hou то
Al1 =  M0 ( l - l / 3 v op</X); (174)

(175)

где
^opt — Ys (176)

в случае, если Х2<0 ,2 5 у 5/го2/&сь
M1 =M„/(4voptX)i (177)

М2 — М0 (% pt — 4/ЗЯ), (178)

г д е  v 0 P t — Y s  ^0 2 /^0 1  * (179)

Особенности расчета по прочности многопустотных плит

6,33. Многопустотные плиты с пустотами цилиндрической фор
мы, работающие на изгиб из плоскости в двух направлениях, а так
же плиты, опертые по двум сторонам, в которых пустоты располо
жены параллельно опорам, рассчитывают с учетом особенностей, 
изложенных в настоящем пункте.

Расчет прочности плиты по нормальным сечениям, перпендику
лярным направлению пустот, выполняется для приведенного двутав
рового сечения, для которого ширины сжатой и растянутой полок 
b ^ red я bfjed равны ширине плиты Ъ вдоль рассматриваемого сече
ния, а приведенные высоты (толщины) полок Н^г€^, h/fred и толщину
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стенки bwtred определяют по формулам,

(180)

h fjed  =  hj +  0,0569d; (181)

^wtred b — 0 y8fffi2dft, (182)

где hf — минимальные толщины соответственно сжатой и рас
тянутой полок; d — диаметр пустот в плите; п — количество пу
стот, пересекающих расчетное сечение плиты.

Расчет прочности плиты по нормальным сечениям, параллель
ным направлению пустот при действии изгибающего момента, вы
полняют как для прямоугольного сечения, при этом расчетная высо
та сжатой зоны не должна превышать минимальную толщину сж а
той полки (в сечении вдоль оси пустоты).

Изгибающие моменты, действующие в расчетных сечениях, до
пускается определять как для плит сплошного сечения.

В многопустотной плите должна быть проверена прочность ре
бер на срез по горизонтальным сечениям и прочность полок на срез 
по вертикальным сечениям.

Для опертой по двум сторонам плиты с пустотами, расположен
ными параллельно опорам, прочность на срез проверяется по фор
мулам:

для опорного ребра
0,9фьз &ы &WO (h +  d) 

0 ,5 / ( б * * +  d)
(183)

для ближайшего к опорному промежуточного ребра

о . 9ф&а Rbt bw (ft d) 
Ц Ь т + d )  1

для полок (в сечении по ближайшей к опоре пустоте)

(184)

<?<  1,8 ч>м 1?м  (h'f +  hf ) / l ,  (185)

где q — расчетная нагрузка на плиту; I — расчетный пролет плиты; 
bwo— минимальная толщина опорного ребра; bw — то же, промежу
точного ребра; Яы — расчетное сопротивление бетона растяжению; 
<рьг— коэффициент, принимаемый по СНиП 2.03.01—84 равным для 
бетона: тяжелого и ячеистого — 0,6; мелкозернистого — 0,5; легкого 
при марке по средней плотности 
D1900 и более — 0,5; Ш 800 и менее — 0,4.

Для опертой по четырем сторонам плиты с пустотами, располо
женными вдоль длинной стороны плиты, а также для опертой по 
трем сторонам плиты с пустотами, расположенными перпендикуляр
но свободному краю, расчет ребер и плит по прочности на срез ре
комендуется определять по формулам (183) и (185) как для плиты, 
опертой по двум сторонам, параллельным пустотам.
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Для опертой по трем сторонам плиты с пустотами, расположен** 
ными параллельно свободной стороне плиты, при соотношении ее 
сторон Z2/ / i > 2, прочность ребер на срез проверяют по формулам: 

для крайнего опорного ребра

0,15 Rtf bwo (h hf)Vw _
Ж ------ 7i---------, v— S U 86)

SQ\*2 50 +  U> &VWo)

для ближайшего к опорному промежуточного ребра

0Д5Rbt (ft — hf) Уи>
q <  s ( / 2 — s0 — 0,5s)

(187)

где bwо— минимальная толщина опорного ребра; 6W — то же, про
межуточного ребра; s0 — расстояние по горизонтали от оси опоры 
до центра первой пустоты в плите. Приближенно допускается при
нимать, что

sQ =  (bwo +  d)/2; (188)
s  — шаг пустот;

Vw =  я
п*Х  Е ь 1 \ 

4 Gb l  tor )
(189)

I — момент инерции при изгибе для сечения плиты, перпендикуляр
ного пустотам; при симметричном по высоте плиты расположении
пустот

/  =  /2Лз/ 12 — /ии*4/64; (190)

It or — момент инерции при свободном кручении для сечения плиты, 
перпендикулярного пустотам; величину It от допускается определять 
как для замкнутого коробчатого сечения по формуле

2 ( h ~ b wof ( h ~ h j f  
( / 2 —  bwo)/hf +  (ft —  hf)/bwo 5

(191)

h — количество пустот, hf — толщина полки.

Особенности расчета по прочности предварительно напряженных 
плит, опертых по трем сторонам

6.34. При расчете по прочности опертых по трем сторонам плит 
с комбинированным армированием в виде предварительно напряжен
ной арматуры с площадью сечения Asp и ненапряженной арматуры 
с площадью сечения As вводят приведенные сопротивления (Rs>red), 
стоимость арматуры (С8,теа) и расчетную высоту сечения с комби
нированным армированием (ho,red), которые вычисляют по формулам:

R s je d  "  (Rsp A sp +  R$ As)/ASTe(i\ (192)

Cs.red — (Csp A Sp +  Cs A$)IAs,red\ (193)
ho,red ~  О̂ ор ASp h-Qs As R$/Rsp)/A$ re$'y ( 1 9 4 )

где As Ted —  -\r As \ ( 1 9 3 )
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Rap, Csv — соответственно расчетное сопротивление растяжению 
и стоимость предварительно напряженной арматуры; R3, С3 — то 
же, ненапряженной арматуры; h0,p — расчетная высота сечения для 
предварительно напряженной арматуры; h0a — то же, ненапряжен
ной арматуры.

6.35. При расчете по прочности опертых по трем сторонам плит 
с армированием только предварительно напряженной арматурой, па
раллельной свободному краю плиты, необходимо дополнительно про
верить трещиностойкость плиты для, сечений вдоль пустот.

При проверке трещиностойкости учитывается расчетное сопро
тивление бетона растяжению Rbt, которое определяется как для бе
тонного элемента.

Прочность многопустотной плиты по сечению вдоль средней по 
ее ширине пустоты при совместном действии общего и местного из
гиба проверяют по формуле

а < ______ О’85Rbt hTedVw П9б.
h  П >5d//»re(j +  l j ( h  -f- d)I

где 0,85 — коэффициент, приближенно учитывающий возможное 
снижение прочности бетона на растяжение при установлении клас
са бетона по прочности на сжатие; hred — приведенная высота пол
ки, вычисляемая по формуле (181).

В случае, если условие (196) выполнено, то плиту допускается 
армировать в одном направлении. Расчет такой плиты выполняют 
с использованием следующих предпосылок:

направление трещин при разрушении плиты совпадает с направ
лением первоначальных трещин и зависит от соотношения сторон 
плиты % =  h / l \  и моментов трещинообразования бетонного сечения 
плиты Мсгсл и Mere,2 соответственно при изгибе вдоль пролетов 1\ 
и h\

момент трещинообразования М СТс,t определяется с учетом влия
ния предварительного напряжения арматуры по формуле

^ с г с д  “  Rbt,ser +  Р  ( е0р -f- г ) , (197)

где R b t,ser — расчетное сопротивление бетона плиты осевому рас
тяжению для предельных состояний второй группы; WPi,i — пла
стический момент сопротивления сечения плиты, перпендикулярного 
свободному краю (определяется по указаниям норм проектирования 
железобетонных конструкций и пособий к нему; Р — усилие пред
варительного обжатия за минусом потерь предварительного напря
жения; еор — эксцентриситет усилия Р  относительно центра тяже
сти приведенного сечения; г — расстояние от центра тяжести при
веденного сечения до ядровой точки, наиболее удаленной от 
растянутой зоны, трещинообразование которой проверяется;

Г =  tyWredf Ared* (198)

ф — 1 ,6  ®b!Rb,sert (199)

но не менее 0,7 и не более 1; Оь — максимальное напряжение 
в сжатом бетоне от внешней нагрузки и усилия предварительного
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напряжения, вычисленные как для упругого тела по приведенному 
сечению;

момент трещинообразования МСгС,2 определяется для сечения по 
пустоте; при симметричном по высоте расположении пустот

^сгс,2 ~  Rbt^ser Л/ (Л hj) If, (200)

Прочность плиты с заданным армированием предварительно на
пряженной арматурой, расположенной параллельно свободному 
краю, должна удовлетворять условиям:

Ж
24

Ж
24

/2 / 
*1 12

М г 1 t 
3 X - 0 ,5 v x 5

e>v2x — т  *

(201)

(202)

где Mi — изгибающий момент, воспринимаемый плитой при опира- 
нии по двум сторонам; коэффициенты Vi и v2 вычисляют соответст
венно по формулам (157) и (160).

Особенности расчета по прочности монолитных плит

6.36. Для определения требуемого по условиям прочности арми
рования монолитных плит рекомендуется предварительно задавать 
значения коэффициентов ортотрошш армирования ф, фь фи, кото
рые характеризуют соотношение изгибающих моментов в пролетных 
и опорных сечениях плиты, приходящихся на единицу длины сечения 
(рис. 47).

В зависимости от схемы опирания плиты и соотношения ее раз
меров в плане коэффициенты ортотропии рекомендуется назначать 
по табл. 11.

Т а б л и ц а  11

Способ защемления 
плиты «ё

- II

.Н
-3 1*1 = '-----т 1

* и
т 2

По контуру
1
1,2
1,4
1,6
1,8
2—3

1—0 ,9  
0 ,8 —0,6  
0 ,7 —0,5 
0 ,5 —0,3 
0 ,4 —0,2 
0 ,2 —0,15

1—2 1 - 2

По трем сторонам, 
один край свобод
ный

0 ,7 - 1 ,5 0 ,3 —0,1 1—2 1—2
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а  — защемленных wo контуру; б — защемленных по трем сторонам и четвер
той свободной

При заданной распределенной нагрузке на плиту q погонный из
гибающий момент mi, по которому подбирается пролетная арматура, 
расположенная вдоль пролета 1и определяется по формулам: 

для плиты, защемленной по контуру,

щ ЗА. — 1
12 А ( 2 +  11)!+ t|> ')+  t|> (2 +  -ф,, +  -ф^) ’ 

для плиты, защемленной по трем сторонам и одной свободной,

ql\
т<

6Я — 1

(203)

(204)
^  Я [2  +  'ф1 + ‘ф *) +  ‘ф ( 1  +  ф п )

f
где фрЧ?! — коэффициенты ортотропии для параллельных опорных
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сечений вдоль стороны плиты длиной /2; фп, ф ^ — то же, длиной 1\ 
(для свободного края величина ф ц ^ О ).

Погонные изгибающие моменты в других сечениях плиты вычис
ляют по формулам:

m2 =  т х ij>; (205)
т 1 =  т 1 ф1 j (206)

т п  =  т 2 (207)

где т 2 — погонный изгибающий момент в пролете плиты, вызыва
ющий изгиб вдоль пролета /2; rni — погонный изгибающий момент 
на опоре плиты, вызывающий изгиб вдоль пролета 1й — то же, 
вдоль пролета /2.

6.37. При одностороннем защемлении плиты стеной (см. рис. 42) 
изгибающий момент в опорном сечении следует ограничивать несу

щей способностью анкера

^  Пап>

где Пап — погонное растягивающее усилие в анкерах, определяемое 
расчетом на выкалывание бетона,

Яап =  0>5-/4an Rbt'y (209)
Аап — площадь проекции поверхности выкалывания на плоскость, 
нормальную к анкеру.

При анкеровке сетки поперечным стержнем площадь поверхно
сти выкалывания определяют по формуле

А а п  =  2 1 а п Ь ,  (210)

где Un — длина заделки верхней сетки за грань опоры, принима
ется не менее \0d (d — диаметр продольного стержня верхней
сетки).

Поперечный анкерующий стержень рекомендуется выполнять из 
стали класса A-III и назначать по табл. 12 в зависимости от усилия 
Пап, приходящегося на один продольный стержень.

Т а б л и ц а  12

«ап- кН 4,5 8 13,5 19,5 26 34 43,5

Диаметр попереч
ного стержня dan , 
мм

6 8 10 12 14 16 18

6.38. В сборно-монолитных перекрытиях дополнительно прово
дят проверку прочности шва сопряжения монолитной и сборной ча
сти плиты на сдвиг из условия

%< RX, (211)
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где т — касательное напряжение в шве, определяемое по формуле
т =  Q / № .  (212)

Q — поперечная сила от внешних нагрузок в нормальном сечении 
сборно-монолитного перекрытия; b — расчетная ширина сечения. 
z  —- плечо внутренней пары сил; R x — предельное сопротивление 
срезу, зависящее от характера контактной поверхности шва, прини
маемое равным 0,2 МПа при гладкой поверхности скорлупы 
и 0,3 МПа — при механическом создании зарубок и вмятин.

Расчет железобетонных плит перекрытий по предельным состояниям
второй группы

6.39. Сборные плиты, не имеющие специальных связей для обес
печения неразрезности перекрытий на опорах, рассчитывают по пре
дельным состояниям второй группы как свободно опертые. При 
защемлении перекрытий стенами в случае, если на опоре не образу
ются трещины, а также при наличии специальных связей, обеспечи
вающих неразрезность перекрытий на опорах, разрешается при рас
чете плит по предельным состояниям второй группы рассматривать 
две стадии их работы: до и после защемления.

Расчет по предельным состояниям второй группы до защемле
ния плиты выполняют в предположении ее свободного опирания. 
Для этой стадии проверяется возможность образования в пролете 
плит трещин и определятся их кратковременное раскрытие от нагру
зок, приложенных до защемления плиты. При расчете учитывают на
грузки от собственного веса плиты и опирающихся на нее сборных 
элементов (плит основания пола, панельных перегородок, санитарно
технических кабин и др.), устанавливаемых до монтажа плит оче
редного этажа, а также временная нагрузка от веса монтажного 
оборудования (подкосов, кондукторов и т. п.), емкостей с раствором 
или складируемых на перекрытии материалов. Временную монтаж
ную нагрузку рекомендуется принимать не менее 0,5 кН /м2 
(50 кгс/м2).

Для второй стадии работы плиты определяют кратковременные 
прогибы от нагрузки, приложенной после защемления плиты (пере
городки из штучных материалов, полы, временная нагрузка), и при
ращение прогибов от всех длительно действующих нагрузок, обу
словленное развитием деформаций ползучести бетона плиты, а так
же проверяют возможность образования трещин в пролете и на 
опорах от суммарных нагрузок. В случае образования трещин на опо
рах при отсутствии специальных связей, рассчитанных на восприятие 
изгибающих моментов в опорных сечениях, плита рассчитывается 
как свободно опертая. При образовании трещин в пролете проверя
ется их раскрытие от длительно действующей нагрузки.
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При расчете сборных плит с учетом защемления на опорах ре
комендуется учитывать конечную жесткость при повороте опорных 
закреплений.

6.40. Для монолитных плит все нагрузки разрешается считать 
приложенными после снятия опалубки.

Сборные плиты-скорлупы сборно-монолитных перекрытий раз
решается проверять расчетом по предельным состояниям второй 
группы только для монтажа. Для уменьшения их прогибов и предот
вращения образования трещин до набора монолитным бетоном рас
четной прочности рекомендуется применять временные телескопиче
ские подставки. Для монтажа сборных плит-скорлуп рекомендуется 
применять такие схемы их подъема, которые не приводят к образо
ванию трещин.

Сборно-монолитное перекрытие после набора бетоном расчетной 
прочности рассчитывают аналогично монолитному перекрытию.

6.41. При определении прогибов плит перекрытий нагрузку от 
веса ненесущих панельных наружных стен и перегородок принимают 
по п. 6,25.

Сосредоточенные нагрузки от наружных стен и перегородок до
пускается заменять равномерно распределенной нагрузкой, эквива
лентной по величине изгибающему моменту в перекрытиях.

6.42. При расчете плит перекрытий по предельным состояниям 
второй группы различаются следующие нагрузки: q n — нормативная 
нагрузка, по которой проверяется образование трещин в плите; 
qt — нормативная длительно действующая нагрузка, по которой 
проверяют прогибы и раскрытие трещин; д* — нагрузка, приложен
ная к плите до ее защемления (при учете двух стадий работы пли
ты); q2 — то же, после защемления плиты.

При определении нагрузки qn учитывается полное значение вре
менной нагрузки, равное для квартир жилых зданий 1,5 кН /мй 
(150 кге/м2), При определении нагрузки qi учитывается только дли
тельно действующая часть временной нагрузки, равная 0,3 кН /м* 
(30 кге/м2).

Нагрузки <7ь Яг определяют по п. 6.39.
Все нагрузки определяют с коэффициентом безопасности по на

грузке, равным I.
6.43. Прогибы и раскрытие трещин плиты, работающей на изгиб 

нз плоскости в двух направлениях, разрешается определять прибли
женно путем линейной интерполяции прогибов, соответствующих на
грузке, при которой образуются трещины в плите qerc, и предельной 
нагрузке query определенной исходя из характеристик материала пли
ты для предельных состояний второй группы. Для плиты, рассчиты
ваемой с учетом двух стадий работы (до и после защемления), при 
определении прогибов и раскрытия трещин следует различать случаи, 
когда трещины образуются до и после защемления плиты.
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Расчет железобетонных плит по образованию трещин

6.44. Образование трещин проверяют для сечения по середине 
пролета h плиты, а для защемленных стенами плит также для опор
ных сечений.

6.45. Для сборной свободно опертой плиты нагрузку qCrc, при 
которой в ней образуются трещины в пролете, определяют по фор
муле

Ястс— Afcrc /(« i 1\ /2)» (213)

где Mere — изгибающий момент, соответствующий образованию 
трещин в расчетном сечении плиты; для предварительно напряжен
ных плит величина МСГс вычисляется с учетом влияния предвари
тельного напряжения арматуры на момент образования трещин; 
а !  — коэффициент, определяемый для плит, опертых по четырем 
и трем сторонам (рис. 48 и 49); для плиты, опертой по двум про
тивоположным сторонам, коэффициент =  0,125.

Для сборных плит, рассчитываемых с учетом двух стадий рабо
ты (до и после защемления), нагрузки qCTc и q®crc, при которых об
разуются трещины соответственно в пролете и на опоре, рекомен
дуется вычислять по формулам:

Ястс =  Я\ +
Мс г Л  4  1г)
а х (I — а) +  а2 а

€гс  =  яг +
№ .

1 ,1 /j /2 0£3

(214)

(215)

где q 1 — нагрузка, приложенная к плите до ее защемления; 
CC2, а 3 — коэффициенты, определяемые для плит, опертых по четырем 
и трем сторонам, по графикам рис. 48 и 49; для плиты, опертой 
по двум противоположным сторонам, «2=0,0417; аз=0,0833; а — 
коэффициент, учитывающий упругую податливость защемления,

°>5jV i  !E IV
1 + 0 , 5 K i f l1! E lp '

(216)

/(ф — коэффициент жесткости опоры при повороте, вычисляемый 
для платформенного стыка по формуле

* ф =  * ( & А д + З м А « .2 ) / 12: <217>

Е1Р — изгибная жесткость плиты перекрытия при изгибе вдоль про
лета l\\ d — длина плиты вдоль опоры; bpiiU — глубины опор
ных площадок плиты перекрытия соответственно для верхнего 
и нижнего растворных швов; km,u ^ т ,2— коэффициенты податливо
сти при сжатии соответственно верхнего и нижнего растворных швов,
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Рис. 49. Коэффициенты at для плит, свободно опертых по трем сто
ронам

определяемые по прил. 2; М®гс— изгибающий момент, при котором 
образуются трещины в опорном сечении плиты.

В случае если q®rc < Я п , то плита рассчитывается как свободно 
опертая.
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6.46, Для монолитной плиты сплошного сечения нагрузка qerctit 
при которой образуются трещины в /-м сечении плиты (см. рис. 45), 
определяется по формуле

9сгс,г =  « > г Яы, (218)
где а® — коэффициент, определяемый в зависимости от соотноше-
ния сторон плит и схемы защемления по табл. 13.

Т а б л и ц а  13

Опнрание плиты

Соотношение
сторон Коэффициенты

% = y i,
о

а \
о

“ 2 “ з

Защемление по контуру 1 5,6 5 ,6 9,4 0,3
U 1 5 5 ,2 8 0,31
1,25 4 ,3 4 ,9 6 ,8 0,31
1,43 3 ,9 4 ,7 6 0,31
1,66 3 ,6 4 ,6 5,3 0,31
2 3,5 4 ,6

■
4 ,9 0,32

Защемление по трем сто 0 .7 3 ,3 4 ,3 5 ,6 0,26
ронам 0,8 3 ,3 4 ,2 5,1 0,33

0 ,9 3 ,3 4 ,2 4 ,9 0 ,33
1 3 ,3 4 ,2 4 ,8 0,34
1,2 3,4 4 ,2 4 ,7 0 ,32
1,5 3 ,4 4,2 4 ,6 0 , 3 2

Расчет прогибов железобетонных плит

6.47. Прогибы свободно опертых по двум сторонам плит опре
деляются по нормам проектирования железобетонных конструкций. 
Максимальные прогибы от длительно действующих нагрузок свобод
но опертых по трем или четырем сторонам плит с закрепленными 
от подъема углами разрешается определять по формулам: 

в случае, когда трещины не образуются, ^СгС> ^ п

^ Ф ю ^ М г / K i V 3) ’ (219)
где pi — коэффициент, вычисляемый по графикам на рис. 50, 51 
в зависимости от схемы опирания плиты; q i — длительно действую
щая нагрузка, по которой проверяется прогиб плиты; Еь — началь
ный модуль упругости бетона плиты; h  — толщина плиты;

в случае, когда трещины образуются при нагрузке qCrc< q u

/  — Фб2 f стс “Ь  ( f ser  Фб2  / сгс)  (Я1 Ясгс) / (Я$ег ' Ястс) » (2 2 0 )

где fare — кратковременный прогиб при нагрузке qCrc> соответству
ющей моменту образования трещин в плите;

i V 3); <221>
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рис. 50. Коэффициенты р/ для плит, свободно опертых по контуру

рис. 51. Коэффициенты р,- для плит* свободно опертых по трем сто
ронам

фМ — коэффициент, учитывающий влияние кратковременной ползу
чести -бетона и определяемый для бетонов: тяжелого, легкого при 
плотном мелком заполнителе — 0,85; легкого при пористом мелком 
заполнителе — 0,7; <рм— коэффициент, учитывающий влияние дли
тельной ползучести на деформации элемента без трещин, определяе-

174



мый по СНиП 2.03.Q1—84: для тяжелого,, легкого и ячеистого бе
тонов при w, равной 40 — 75 % (влажности воздуха окружающей 
среды), ф&2« 2 ,  при ш ниже 40%  =  3; /«я  — прогиб плиты
в предельном состоянии от длительных нагрузок, вычисленный исхо
дя из расчетных характеристик бетона и арматуры, для предельных 
состояний второй группы

?$ег —
0 , 141/j /?

^01 £si
0 \

I Е ъ *  I
(222>

Rs,ser — расчетное сопротивление для предельных состояний вто
рой группы арматуры плиты, расположенной вдоль пролета 1\\ 
Е & 1 — модуль упругости арматуры, расположенный вдоль пролета 

V  — рабочая высота сечения при изгибе плиты вдоль пролета 
1х\ р .— приведенный коэффициент армирования,

f* =  +  (‘ J / ( 1 +  v« )  • (223)

Pi, P2 — коэффициенты армирования (отношение площади сечения 
арматуры к площади всего сечения) соответственно вдоль пролетов 
1\ и 12\ г ф— котангенс угла наклона линии излома, принимаемый 
для плит, опертых по четырем сторонам, а также по трем сторо
нам при Л с1, равным 1, а при К > 1 — определяется по указаниям 
п. 6.27; v — коэффициент, характеризующий упругопластическое со
стояние бетона сжатой зоны, принимаемый по СНиП 2.03.01—84. 
При продолжительном действии нагрузок для конструкций из тя
желого и легкого бетона при. влажности воздуха окружающей сре
ды 40—75 % V —0,15; ниже 40 % v =  0 ,l;

£ =  0,1 0 ,5pJ?s%ser/Rb,ser> (224)

Tii — коэффициент, учитывающий возможные отклонения толщины 
защитного слоя арматуры; для опертых по контуру армированных 
сетками плит толщиной менее 16 см

4i =  hol/(hQl- O J ) ,  (225)

но не более 1,2; в остальных случаях принимается по СНиП
2.03.01—84. В формуле (225) величину h0j принимать в см. ti2 — 
коэффициент, учитывающий несовпадение наибольшего прогиба пли
ты с прогибом в- точке пересечений линий излома и определяемый 
по формулам-:

для опертых по контуру плит

Л* =  I + 0 , 2  ( / , / / ! — 1); (226)

для плит, опертых по трем сторонам

при /2 >  0 ,5 /j Т]2 =  1 +  0 ,2  (2/2/ / х -  1); (227)

при /2 <  0 ,5 /t Л2 ~  1 — (1 — 2 /2/ / t)2; (228)

q8er — предельная нагрузка на плиту, вычисляемая в п. 6.27 с ис
пользованием расчетных характеристик арматуры и бетона для 
предельных состояний второй группы;
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в случае, когда трещины образуются при нагрузке дСге>ди

f  ~  f сгс (Фб2 41 Я п  Я с г с )  / Я с г с  “Ь User f с г с ) ( Я п

' Qc,rc)f(4ser '7сгс)> (229)
где fser — вычисляется по формуле (222) при v =  0,45.

6.48. Максимальные прогибы от длительно действующих нагру
зок сборных плит, рассчитываемых с учетом двух стадий их работы 
(до и после защемления), разрешается определять по формулам:

в случае, когда трещины в пролете не образуются ( Я с г с ^ Я п ) *  то

f  =  «Ъ  4  [Pi (*, -  ?i) (Pi -  P2) ] / K i  E b t? ) ’ (230)

где Рь Рг — коэффициенты, определяемые по графикам на рис. 50, 51; 
а  — коэффициент, учитывающий податливость защемления плиты 
и определяемый по формуле (216); д\ — нагрузка, при которой 
происходит упругое защемление плиты;

в случае, когда трещины в пролете образуются до упругого за 
щемления П Л И Т Ы , Я х ^ Я с т с

f  =  fare +  (her ~  Ф » hre) (?| “  Я „ е  ~  М ) 1 { % е г  ~  Я с г с ), (231)

где fare — вычисляется по формуле (221); fser — вычисляется по 
формуле (222);

^  =  « ( ^ - ^ ( 1 - ^ ) ;  (232)

в случае, когда трещины в пролете образуются после упругого 
защемления плиты, Я \ < д С г С

f =  Ф» I t c  +  ( к  -  t o )  [Я1 -  ‘Р с г с Щ  V  -  (233)
где

t o  =  [ P i< L  -  К о - Я i)  (P i -  h )  « ]  4/.[vw E b h3), (234)

q®rc — нагрузка, при которой в защемленной плите образуются 
трещины в пролете.

6.49. Для монолитных плит, защемленных по контуру или трем 
сторонам, максимальный прогиб определяется по формулам:

в случае, когда трещины в пролете не образуются (Ясгс^Яп)

/  =  Ф6Л М 1 / к 1 £ б А3)- (235)
в случае, когда трещины в пролете образуются при нагрузке 

qcrc^qi*

f  =  fcrc +  { fse r  fc rc )  {я I — 4Cr c ) l (? ser 4crc)* (236)

где f®rc — прогиб защемленной плиты в момент образования тре
щин в пролете, определяемый по формуле

(237)
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f*er — прогиб защемленной плиты в предельном состоянии от дли* 
тельных нагрузок, вычисленный исходя из расчетных характеристик 
бетона и арматуры для предельных состояний второй группы

(238)
где fser — вычисляется по формуле (222); 0 — коэффициент, учи
тывающий влияние защемления плиты на ее прогибы в предельном 
состоянии и определяемый по табл. 14 в зависимости от значения 
величины

п

=  2  (239)
1=1

■ ф*— коэффициенты, характеризующие ортотропию армирования 
плиты (см. п. 6.36); п — количество защемленных сторон плиты;

Т а б л и ц а  14

Схема плиты Коэффициент 0

0 = 1 /(1 + ф /л )

0 = (  1+0 ,25ф /п)/( 1+ф /я)

в случае, если трещины образуются при нагрузке qeret удовлет
воряющей условиям, что qi<Qcrc<gn

i  =  [ t c  +  { f i r  -  fere) k  -  O Z (  V  -  lo re )}  W  (2 4 0 >
Расчет раскрытия трещин

6.50. Ширина раскрытия трещин железобетонных плит опреде
ляется согласно СНиП 2.03.01—84 в зависимости от значения напря
жения Оз в растянутой арматуре в сечении с трещиной.

Для плит, опертых по контуру и трем сторонам, напряжение 
разрешается определять по формулам: 

при ЦОдатс
° S =  С Т в . с г с  +  ( * . . « ■  -  ° а , с г с )  <$1 -  %гс)И% ег ~  O l  <2 4 Ь

при qi<^qCrc<qn

° 8 =  \°s,crc  +  ( * , ,  ser °s,crc )  (Уп ^сгсЖ^&ег *?сгс)]
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где оё,сгс — напряжение в арматуре непосредственно после образо
вания трещины в сечении

°s,crc
М с гс

( 1 - 0 F66) h0 As
(243)

Mere — изгибающий момент, при котором в рассматриваемом се
чении образуются трещины; 6 — вычисляется по формуле (224).

6.51. В слабоармированных сечениях плиты при р.<0,8 % рас
четное значение раскрытия трещин допускается уменьшать умноже
нием на коэффициент о>, учитывающий работу растянутого бетона 
над трещинами,

© =  щ  ©2 < 1 ,  (244)
где ©i — коэффициент, учитывающий уровень нагружения

со _  т0 (тп —  тсге) +  aW0)
1 mL К  — тсгс) (тп +  о«70) ’ ' 1

mnt mt — изгибающий момент, действующий в сечении плиты соот
ветственно от нагрузки <7п и qn

т п =  mcrc +  (mser ~  т ас) К  ~  «crcVi^er ~  О ?  <246>

ml =  т с,с +  (mser ~  т сгс) (Ъ ~  Ic rcV K r ~  О  <247>
mser — предельный момент, воспринимаемый сечением плиты; опре
деляется при характеристиках бетона и арматуры, соответствующих 
предельным состояниям второй группы; пц — момент, при котором 
растянутый бетон над трещинами практически выключается из ра
боты:

«0  =  1,2т еге ^1 +  " V " 8)  <  З .зт СТе\ (248)

Wq — упругий момент сопротивления сечения при изгибе;
— 100 Н/см2 — сжимающее напряжение; ф2 — коэффициент, учи
тывающий длительность действия нагрузки;

ф2 =  1 ,8mcrc/mn >  1; (249)
при m0< m n коэффициент ф2= 1 .

Расчет плит перекрытия на монтажные воздействия

6.52. Для монтажа плит перекрытий рекомендуется предусмат
ривать статически определимые схемы подъема. Распределение уси
лий от собственного веса плиты в точках подвески ее к монтажной 
траверсе задается конструкцией этой траверсы, выполняемой в виде 
рычажного механизма или системы вращающихся блоков.

Плиты перекрытий и монтажную оснастку для их подъема в го
ризонтальном положении следует проектировать исходя из условия, 
что проекция на поверхность плиты ее центра тяжести и крюка 
подъемного крана должны совпадать. Это условие распространяется 
на симметричные и несимметричные изделия.
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Применение статически неопределимых систем подъема (травер
сы с постоянным закреплением четырех стропов на кольце) допуска
ется только для плит шириной до 2 м, опираемых по коротким сто
ронам. В этом случае плита рассчитывается как подвешенная на 
двух петлях, расположенных по диагонали.

6.53. При проектировании системы подъема и размещении мон
тажных петель или отверстий следует стремиться к тому, чтобы из
гибающие моменты от монтажных воздействий не превосходили 
моментов от полной нормативной нагрузки. Если это условие выпол
нить не удается, то при расчете деформаций плиты в эксплуатацион
ной стадии следует учитывать снижение их жесткости в результате 
кратковременного действия монтажных нагрузок в тех случаях, ко
гда они вызывают появление трещин.

6.54. Для монтажных (подъемных) петель плит перекрытий сле
дует применять только горячекатаную арматурную сталь класса A-I.

В зависимости от статического усилия, приходящегося на одну 
петлю, диаметр ее принимается по табл. 15.

Т а б л и ц а  15

Диаметр Предельное статиче Диаметр Предельное статиче
петли, мм ское усилие на одну петли, мм ское усилие на одну

плиту, кН(кгс) плиту, кН(кгс)

6
8

1(100) 
3(300)

18
20

25 (2500) 
31 (3100)

10
12

7(700) 
10 (1000) ш 38(3800) 

49 (4900)
14 15(1500) 28 61 (6100)
16 20 (2000) 32 80 (8000)

При использовании монтажных траверс, обеспечивающих прило
жение нагрузки под углом к оси симметрии петли менее 15°, а также 
при подъеме плит за четыре петли небалансирующей траверсой (ста
тически неопределимой системой), когда вся нагрузка от веса пане
ли считается приложенной только к двум любым петлям, располо
женным по диагонали, приведенные в табл. 15 значения предельных 
статических усилий могут быть повышены на 50 %.

6.55. При расчете плит на монтажные нагрузки их собственный 
вес, определяемый с учетом производственной влажности, принима
ется с коэффициентом динамичности 1,4. Соответственно увеличи
ваются и сосредоточенные усилия в местах подвески панелей. Все 
расчетные характеристики бетона принимаются сниженными с уче
том отношения отпускной прочности бетона к проектной. Учитывая 
кратковременность динамических перегрузок, расчетные характери
стики бетона умножают на коэффициент условия работы у*,2“ 1Л«
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6.56. На монтажные воздействия проверяются сечения, парал
лельные сторонам плиты, проходящие через оси подъемных петель 
или монтажных отверстий, а также те, в которых значения попереч
ной силы равны нулю. Изгибающие моменты в указанных сечениях 
определяют из условия равновесия внешних и внутренних сил по 
формулам сопротивления материалов для статически определимых 
стержневых систем.

Изгибающий момент, приходящийся на единицу ширины сечения, 
определяют по формуле

m ^ M y /b t  (250)
где М, Н*м — изгибающий момент от монтажных воздействий, дей
ствующий в сечении шириной b; у — коэффициент неравномерности 
распределения изгибающего момента по ширине сечения с учетом 
пластического перераспределения напряжений.

При расположении сечения, в котором поперечная сила равна 
нулю, на расстоянии большем 0,4 расстояния между ближайшими 
петлями или монтажными отверстиями до оси этих петель (или от
верстий), коэффициент у принимается равным 1,2 — для расчета по 
трещинообразованию, 1 — для расчета необходимого армирования. 
В остальных случаях коэффициент у принимается соответственно 
равным 1,4 и 1,2.

6.57. Плиты шириной до 2 м, поднимаемые за 4 петли небалан
сирующей траверсой, считаются подвешенными только к двум лю
бым петлям, расположенным по диагонали.

При расчете таких плит на монтажные воздействия проверяется 
необходимость постановки и сечение верхней поперечной по отноше
нию к пролету арматуры.

Верхняя арматура не предусматривается, если соблюдается ус
ловие

Mcrcjon ^  0,175G6, (251)
где Мег с,ton* кН /м — изгибающий момент в продольном сечении 
плиты, при котором напряжения в верхней растянутой зоне бетона 
достигают величины расчетного сопротивления растяжению Rbt 
с учетом отношения отпускной и проектной прочности бетона; 
G, кН — монтажный вес плиты, умноженный на коэффициент дина
мичности 1,4; 5, м — ширина плиты.

Для плит сплошного сечения условие (251) может быть записа
но в виде

Rb i > 0 t6G bflh \ (252)
где / и h соответственно длина и толщина плиты.

При несоблюдении условия (251) верхняя поперечная арматура, 
распределенная по длине элемента, подбирается из условия восприя
тия изгибающего момента

М >  0,15G&* (253)
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6.58. Плиты, поднимаемые за 6 точек с помощью траверсы, обес* 
печивающей равенство усилий во всех стропах, рассчитываются 
в предположении равенства вертикальных составляющих усилий, 
приложенных к монтажным петлям или отверстиям. Для среднего 
Поперечного сечения вертикальные составляющие усилий, приложен
ных к средней паре петель (или отверстий), принимаются с коэффи
циентом 1,2, а вертикальные составляющие усилий, приложенных 
в остальных четырех точках, — с коэффициентом 0,9.

6.59. В случае, когда по технологическим или конструктивным 
причинам подъемные петли устанавливают по боковым граням плит, 
не менее 50 % верхней расчетной арматуры следует располагать 
в зоне концентрации растягивающих напряжений в непосредственной 
близости от петель.

Для предотвращения вырывания петель из плоскости панелей 
у края петлевой ниши в бетоне следует предусматривать анкерные 
петли, снабженные в местах перегиба анкерующими стержнями пе
риодического профиля, диаметром не менее диаметра монтажной 
петли. Анкерные петли выполняются из стали класса A-I, а их сече
ние рассчитывается на монтажное усилие, действующее на петлю, 
с коэффициентом динамичности 1,4 (без учета разложения усилия 
по обеим ветвям анкерной петли).

6.60. В целях приближения характера работы плиты во время 
подъема к характеру работы во время эксплуатации при опирании 
по четырем сторонам подъемные петли рекомендуется также распо
лагать по четырем сторонам: в середине коротких сторон и на 7з 
от краев длинных (рис. 52).

Значения изгибающего момента при подъеме, приходящегося на 
единицу ширины плиты, в этом случае следует определять по фор
муле

m =  (254)

где Р — безразмерный коэффициент, принимаемый для различных 
точек плиты по табл. 16, в зависимости от соотношения сторон пли
ты А,= / 2/h.

Сечение верхней арматуры, предназначенной для восприятия 
растягивающих усилий в точках А и В (см. рис. 52), следует опре
делять по величинам изгибающих моментов в этих точках, принимая, 
что ширина сечения равна 0,1 ширины плиты (меньшего ее пролета). 
Всю эту арматуру следует концентрировать в непосредственной бли
зости от лунки или ниши, в которой установлена монтажная петля. 
Длину стержней указанной арматуры следует назначать равной 100 
ее диаметрам, но не менее 800 мм (в обе стороны от оси петли по 
bOd или по 400 мм, d — диаметр петли).

В случае асимметричных плит с балконами и плитами основания 
раздельного (плавающего) пола монтажную петлю, расположенную
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Рис. 52. Размещение монтажных 
петель в плите, опертой на стены 
по контуру
а — симметричная плита; б — асиммет
ричная плита (с балконом); а — сим
метричная плита длиной 4,2 м и менее; 
А, В, С — точки, в которых определя
ются усилия; а — расстояние между 
центрами тяжести несущей части и 
всей комплексной панели

Т а б л и ц а  16

Коэффициент 3 Для плиты, поднимаемой за шесть монтаж
ных петель (рис. 52), при определении усилий от изгиба

в поперечном направлении 
в точках

в продольном направлении 
в точках

А с В С

1 ,0 —0,0188 0,0693 —0,0572 0,0278
и —0,0232 0,0657 —0,0567 0,0258
1.2 —0,0277 0,0625 —0,0562 0,0245
1,3 —0,0325 0,0598 —0,0558 0,0240
1.4 —0,0375 0,0575 —0,0555 0,0242
1,5 -0 ,0 4 2 7 0,0555 —0,0553 0,0247

1,6 —0,0482 0,0537 —0,0553 0,0255
1,7 —0,0538 0,0520 —0,0553 0,0267
1,8 —0,0597 0,0505 —0,0553 0,0280
1.9 —0,0657 0,0491 —0,0555 0,0293
2 ,0 —0,0718 0,0478 —0,0556 0,0307

2,1 —0,0780 0,0465 —0,0558 0,0320
2 ,2 —0,0843 0,0453 —0,0560 0,0332
2,3 —0,0907 0,0441 —0,0562 0,0343
2,4 —0,0972 0,0430 —0,0563 0,0353
2,5 —0,1036 0,0418 —0,0565 0,0363

П р и м е ч а н и е .  Отрицательное значение коэффициента означа
ет, что растянута верхняя зона плиты.
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со стороны балкона, рекомендуется смещать по направлению к цент
ру тяжести изделия на величину ве (рис. 52 ,в). Таким способом 
Достигается центрирование плиты и частичное использование при 
монтаже несущей способности балконной консоли. Указанные плиты 
допускается рассчитывать по формуле (254), принимая в расчет их 
полную длину.

В опираемых по контуру плитах длиной не более 4,2 м допуска
ется устройство четырех монтажных петель, располагаемых в сере
динах каждой из сторон (рис. 52 ,г). Указанные плиты следует рас
считывать по формуле (254), принимая коэффициент (5 по табл. 17.

Т а б л и ц а  17

ь=г,/г.

Коэффициент 3 для плиты, поднимаемой за четыре монтаж
ных петли (рис. 53), при определении усилий от изгиба

в поперечном направлении 
в точках

в продольном направлении 
в точках

А С в ]1 с
1 —0,0965 0,0497 —0,0965 0,0497
U —0,0995 0,0470 —0,1027 6,0530
1,2 —0,1025 0,0445 —0,1085 0,0562
1,3 —0,1055 0,0422 -0,114 0,0592
1,4 —0,1085 0,0402 —0,118 0,0620
1,5 —0,1115 0,0385 -0,122 0,0647
1,6 -0,1145 0,0370 -0,125 0,0676
1.7 —0,1175 0,0357 -0,128 0,0702
1.8 —0,1205 0,0347 -0,130 0,0730

П р и м е ч а н и е .  Отрицательное значение Р означает, что рас
тянута верхняя зона плиты.

Остальные условия расчета и конструирования таких плит те 
же, что и плит с шестью монтажными петлями.

6.61. При бетонировании монолитных конструкций необходимо 
использовать оптимальное количество опалубки, что связано со сро
ками ее оборачиваемости и условиями распалубки. Поэтому кроме 
основного расчета на эксплуатационную нагрузку в случае необхо
димости дополнительно проверяется плита по прочности и трещино- 
стойкости на действие нагрузки, учитывающей особенности техноло
гии возведения здания.

6.62. Возможны два варианта демонтажа опалубки монолитной 
плиты перекрытия: полная распалубка и частичная с переопиранием 
на инвентарные стойки.

Плита при полном распалубливании рассчитывается на нагруз
ки, учитывающие собственный вес с коэффициентом надежности по
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нагрузке у /“ 1,2 и сосредоточенную нагрузку от веса рабочего и гру
за G =  1,3 кН (у/ —1,3), находящегося в невыгодном сечении плиты. 
Распалубочная прочность бетона принимается в соответствии со 
СНиП IIM 5-76.

При бетонировании монолитных конструкций или при частичном 
распалубливании плиты перекрытия нижележащая плита проверя
ется на сосредоточенные нагрузки G, передаваемые стойками при 
набранной прочности бетона на момент загружения.

Расчетная схема монолитной плиты принимается в виде одно
пролетной балки, защемленной на опорах пролетом h.

6.63. В сборно-монолитной конструкции перекрытия при расчете 
на монтажные нагрузки необходимо произвести проверку плиты-скор
лупы при следующих стадиях монтажа:

при подъеме и установке скорлупы в проектное положение;
при бетонировании монолитного слоя перекрытия.
Подъем плиты-скорлупы производится с помощью строповочного 

захвата или самобалансирующей траверсы за четыре, шесть или во
семь монтажных петель. Количество петель определяется расчетом. 
Монтаж скорлупы в проектное положение производится на времен
ную систему опорных прогонов и стоек, после чего бетонируется 
монолитный слой плиты.

Плита-скорлупа рассчитывается с коэффициентами надежности 
по нагрузке: при расчете на монтажные нагрузки у /*“ 1,5; при расче
те на нагрузки, возникающие при бетонировании монолитного слоя 
от собственного веса скорлупы, у /=1 ,1 , от веса слоя монолитного 
бетона у/ =  1,2 и от нагрузки людей и транспортных средств, равной
1,5 кН /м2, Y/^ Ь З .

Монтаж скорлупы производится при требуемой расчетной проч
ности бетона, но не менее 70 %.

Расчетная схема скорлупы на монтажные воздействия принима
ется в виде неразрезной балки в расчетном направлении.

6.64. Конструктивное решение скорлупы может быть выполнено 
в двух вариантах: без внешнего армирования или с внешним арми
рованием.

В первом случае арматура скорлупы размещена в толще плиты, 
во втором — для увеличения прочности (жесткости) скорлупа допол
нительно армирована треугольными каркасами с внешней арматурой.

6.65. Изгибающий момент, воспринимаемый сечением скорлупы, 
принимается равным большему из значений величин Мъ и М3, опре
деляемых по формулам:

Мъ =  Яы W ^/3,5; (265)

Ма =  Rs Л, (Л0i — 0,6Rs As/(Rb Ь)]» (256)
где hi и hoi — толщина и рабочая высота сечения скорлупы; b —
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Рис. 53. Схема к примеру расчета сборной плиты перекрытия, опер-* 
той по контуру

расчетная ширина скорлупы; ЛЛ — площадь сечения расчетной ар
матуры.

При наличии внешнего армирования расчет скорлупы в опорном 
сечении производится из условия

, 0 , 5  RA ' S \
--------^ f - j ,  (257)

где Лд — площадь сечения внешней арматуры; Ад— рабочая высо
та, равная расстоянию от сжатой грани скорлупы до центра пло
щади сечения внешней арматуры.

Подъем скорлупы с внешней арматурой в проектное положение 
производится за монтажные петли.

Образование трещин в скорлупе до эксплуатационной стадии 
работы не допускается.

ПРИМЕРЫ РАСЧЕТА ПЛИТ ПЕРЕКРЫТИЯ

Пример 8. Свободно опертая по контуру плита перекрытия круп
нопанельного здания (рис. 53).

Исходные данные. Размеры плиты в плане — 3580X6580 мм. 
Толщина 120 мм. Размеры опорных площадок: вдоль короткого про
лета — 50 мм; вдоль длинного пролета — 70 мм.

Расчетные пролеты плиты: —3580—50=3530 мм; /2=6580—70=
6510 мм.

Соотношение расчетных пролетов к = h / h ~ 6510/3530 =1,844.
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Плита из тяжелого бетона класса по прочности на сжатие В 15 
кассетного изготовления. Расчетные сопротивления:

для предельных состояний первой группы (при расчете на дли
тельные нагрузки) R ь =  8,5-0,9*0,85 =  6,5 МПа; кы ™ 0,75-0,9*0,8(5=* 
=  0,57 МПа;

для предельных состояний второй группы Rb.ter— И МПа; 
Rbt,лег—1,15 МПа.

Начальный модуль упругости бетона при сжатии и растяжении 
для изделий кассетного изготовления £&=20,5* Ю8* 0,85 =17,4 X 
ХЮ 3 МПа.

Нагрузки на 1 м2 плиты без учета собственного веса: расчет
н ая— 4500 Н /м2 ( ~ 4 5 0  кгс/м2); нормативная — 3600 Н /м2 
( ~ 3 6 0  кгс/м2); длительная — 2600 Н /м2 ( ~ 2 6 0  кгс/м2).

Масса 1 м2 плиты 0,12*2500=300 кг/м2.
Суммарные нагрузки на плиту с учетом коэффициента надежно

сти по назначению, у п=0,95:
расчетная — =0,95(300• 9,81 * 1,1+4500) =7350 Н /м2; 
нормативная — qп =  0,95 (300 • 9,81 +3600) =6216 Н /м2; 
длительная — цх=0,95 (300 • 9,81+2600) =  5266 Н /м2.
Максимальное значение изгибающего момента в плите при опи-

рании по балочной схеме по двум длинным сторонам Mo—qllk lb **  
=7350-3,532*6,51/8=74530 Н-м=74,53* 10е Н*мм.

Расчет прочности плиты при действии эксплуатационных на
грузок. Примем армирование плиты сварной сеткой, в которой 
стержни вдоль пролета 1\ через один обрываются согласно эпюре 
моментов. Предварительно назначим арматуру вдоль пролета U из 
стали класса А-Ш, а вдоль пролета k  — из стали класса Вр-I. При 
таком армировании по п. 6.31 коэффициент у *=0*9* Примем, что
t Ys^02
«01 =  100 мм, Лог =  92 мм. Тогда коэффициент v0pt “

0,9*92
01

=0,45.
1,844*900

По рис. 46 при h/h=3530/120=29,4 и Я = 1,844 коэффициент ур=  
«=0,90. Изгибающие моменты вдоль пролетов h и 12, соответствующие

( 2 v pf \
оптимальной схеме армирования: М \=М аур\ 1— —------— ) =74,53 х

X / 
„2

X lO » - 0 ,9 o ( l - - |— f ^ | - )  = 6 1 .1 -Юв Н-мм; М2^ М 0у1>~ -  = 7 4 ,53X 

= 2,7* 10е Н*мм. Определим требуемое армированиеX Ю6*0,90-
0 , 4 5 2

3*1,833

вдоль пролета h: £ i = l — V  1—2M1/( / ? 6y toi) “ l — 2 - 61,1X

X 10в/(6,5-6Й10-1002Г =  0,158; Nsi =  Дб/toili =» 6,5-100*0,158 =
=  103 Н/мм,
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По табл. 10 принимаем арматуру диаметром 10 мм из стали 
класса А-Ш с шагом 300 мм (tfel= 98 Н/мм; я*1»261 мм2/м).

Коэффициент армирования p.i=<W(fcoi* Ю3) =261/(100-103) =  
«=2,61 • 10~э=0,261 % > ]!«< «—0,05 %.

Требуемое армирование вдоль пролета /2: | 2—1— 1— (2Л42)/

/ ( « * £ )  =  1— V I- (2-2.7-10«)/(6,5-3580-922) =0,014; N .^ R b h o th *  
=6,5-92-0,014=8,4 Н/мм.

По табл. 10 принимаем арматуру диаметром 3 мм из стали 
класса Вр-I с шагом 300 мм # s i = 8,86 Н/мм, <ь2= 2 3  мм2/м).

a s2 23
Коэффициент армирования |л2=  =  1 ■я 2,б*10“ 4—

=  0,025 %. Проверяем условие 0,5 (fi-i +  jx2) =  0,5 (0,261 -h0,025) 10“ 2«* 
=  0,141 % >  Jim in =  0,05 %.

Расчет прочности плиты при действии монтажных нагрузок. 
Монтажный вес плиты с учетом коэффициента динамичности 1,4 
С =  300 *9,81 • 1,4*3,58*6,58=97* Ю3 Н.

Примем схему подъема за шесть петель, расположенных в се
редине коротких сторон и в третях длинных сторон.

По формуле (254) с учетом приведенных в табл. 16 значений 
(при К =1,844) определим изгибающие моменты, приходящиеся на 
единицу длины сечения плиты.

Изгибающие моменты в точке С (в середине плиты): 
в поперечном направлении р =  0,05; Afc «= 0,05*97* 103 =  4,8 Х 

ХЮ 3 Н* мм/мм;
в продольном направлении 0  =  0,0283; Мс «  0,0283*97* 103 =  

=2,75* 103 Н'мм/мм.
При расчете на монтажные нагрузки учтем, что возможен подъ

ем плиты при 70 % прочности плиты, тогда расчетное сопротивле
ние сжатию (с учетом коэффициента 1,1, учитывающего кратковре
менность действия динамических нагрузок) /?ь = 8 ,5 *0,85 *1,1 *0 ,7=  
=  6,0 МПа.

Изгибающие моменты, воспринимаемые плитой при принятом 
армировании (при расчете на монтажные нагрузки):

в поперечном направлении (Af«i=98 Н/мм; Л01 =  100 мм), 
m i= Nsi(hoi—Nei/2/?b) — 98(100— 98/2*Q) =  9000 H >4,8*103 H;

в продольном направлении (# *2—8,86 Н/мм; h02= 9 2  мм) т с%=* 
*=N82(Нм—Af52/2/?&=8 ,8 6 (92—8,86/2• 6 ) =  808 H < m c=2,75* 103 Н. 

Необходимо увеличить армирование вдоль пролета /2. 
Определим требуемое по условиям прочности плиты при мон

таже армирование в продольном направлении: | 2—1““ ]/"1“ -(2*2,75Х

Х103)/(6*922) =0,056; Л 2=6 *9 2 *0 ,056=30,7 Н/мм.
Принимаем арматуру из проволоки класса Вр-1 диаметром 

4 мм, с шагом 150 мм (# *2=31,5 Н/мм; 4 мм2/м).
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В связи с тем, что увеличена арматура вдоль пролета /2, скор
ректируем армирование вдоль пролета /[. При эксплуатационных 
нагрузках принятое армирование обеспечивает восприятие изгибаю
щего момента вдоль пролета /2, равного 0,5Л^2/Яб) =
=  31,5-3530(92—0,5• 31,5/6) =9 ,9* 106 Н • мм.

Изгибающий момент Ми по которому должна быть определена
24

арматура вдоль пролета 1и определим из условия q— —“  X
h

X , откуда (при <7=7350Н/мг= 7 ,35-ю - з н/мм2)
ур (За —- I)
ql'h’n

==—^ - ( З К —1) — М2 =  7,35-10-3*35303*0,98(3-1,844—1)/24—9,9 X 

Х 10в=49,9-10в Н-мм;
=  1— (2-49,9- 10в)/(6,5-6510-100=) =0,128; JV .,-6 ,5 -100-0,128=

=83,2  Н/мм.
Принимаем арматуру из стержней диаметром 8 мм из стали 

класса А-Ш с шагом 200 мм (Ns=*89 Н/мм; asi=251 мм2/м).
Коэффициент армирования: р i=251/ (100 • 103) =  0,25 1-1 0~2=

=  0,251 % > р т< *= 0 ,0 5 % ; р2*84 /(92- 103)=0 ,09 * 10-2=0,09 %; 
p = 0 ,5 (p i +  p2> =0,5(0,251+0,09) 10” 2=0,170 % > р т< «= 0 ,0 5  %. 
Принятое армирование удовлетворяет условиям прочности при 

эксплуатационных и монтажных нагрузках и требованиям к мини
мальному проценту армирования.

Расчет плиты по образованию трещин. Нагрузка, по которой 
должно быть проверено образование трещин, 6216 Н/м2= 6 ,2 Х
X I О-3 Н/мм2.

Изгибающий момент, соответствующий образованию трещин при 
изгибе вдоль пролета /ь определяем приближенно по формуле

-Мс/'с =  У12Я&*,®ег/3,5=6510-1202*1,15/3,5=30,8-106 Н-мм.

По графику на рис. 48 при Х = 1,844 коэффициент a i=0 ,095 . 
Нагрузка, при которой в пролете плиты образуются трещины,

Ясгс —
М0 30,8-10®

а  / ? /  v =  0 ,095*35302*6510*0,951 1 2 'я
=  5,3* 10-3 <  Яп =  6 ,2* 10-3 Н/мм?.

4,2*10-3 Н/мма <<7г =

В плите образуются трещины.
Расчет прогибов плиты. Определим предельную нагрузку q$et 

при характеристиках материалов для предельных состояний второй 
группы: Re,sen — 390МПа, /?$ ,^ 2 = 4 0 5 МПа, МПа; Rbf,ser=*
=  1,15 МПа; £ 51=20*104 МПа, ^ ! = 2 5 Ы 0 - 3-390=97,9 Н/мм; ЛГв2=
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=84*10“ М 0 5=34  Н/мм;

AfI =  97,9-6510 ^100 —
97,9 1 
2-11 ,

| = 6 0 ,9 -1 0 * Н-мм;

М2 =  34,0-3530 ^92-
34 ’ 

2.11 ,
| =  10,8-10» Н-мм;

24 Mi + A f. 24 (6 0 ,9 +  10,8) 10»
Цш [\ ' Vp (ЗЛ, — 1) 35303 'о ,9 8  (3.1,844— 1)

=  8,81-10—3 Н/мм».
Приведенный коэффициент армирования ji=0,17* 10~2. 
Относительная высота сжатой зоны бетона |  =  0,1 +  0,5цЯ5(ве 

l/Rbt ser=0,1 +  0,5 • 0,17 • 10 - 2 • 390/11=0,13.
При влажности воздуха 40 % и более коэффициент v=0,15. 
Предельный прогиб плиты, соответствующий нагрузке qi

fser — -----П г --------\ 6*6 V /

0,141-3530»-390 
1,11,2 ~  100-2* 105 X

X ( l+  ô -T ^ STb) 1 •°75-1 ■17 “ 65’2-1 •“  -  82 MM.

Л2=1 +Коэффициенты rj i= Л01/ (^oi—0,7) =  100/(100—7) =  1,075;
+ 0 ,(2 b - l)  =  1+0,2(1,844—1) =  1,17.

По графику на рис. 50 pi =0,108.
Прогиб при нагрузке qcrc—4,2* Ю-3 Н/мм2; fcrc—{l\$\qcrc) l  

1(<$ь\Еъ№) «  (35304‘0,108*4,2*10-9) /(0,85-17,4* 103.120^) =2,79 мм;
fc/,c<p&2==2,79*2=5,6 мм.

Прогиб плиты определяем по формуле / — cp&2f  с гс+  ( f s e r ~

- Ф b2f c r c ) ( q , - q c r c ) l ( q , ' , - q c r c )  =  5,6 +  (82—5,6) (5,27 —  4,2)/(8,81— 
—4,2)=23,3 мм >  //200=3530/200= 17,6 мм.

Прогиб превышает допустимую величину. Необходимо увеличить 
армирование плиты.

Увеличим вдвое арматуру вдоль пролета тогда M i=2,6-9X 
X 10*= 121,8-10е Н-мм;

_ 2 4 _  (1 2 1 ,8 + 1 0 ,8) 1(Р_ _
Чш 3530» 0,98(3-1,844— 1)

ц =  0 ,5 (2-0,251 + 0 ,0 9 )  = 0 ,295% ;
|  =  0 , 1 +  0,5-0,295-10-2-390/11 = 0 ,1 5 2 ;

fser — 34,3 ^

/  =  5,6 +  (110,7

0,9.0.00896-2.1» \

т  0,152-17,4-10*-0,15 /
мм;

■ 5,6)
5 ,2 7 - 4 ,2

Требуемый прогиб обеспечен.

16,3 — 4,2 
<  17,6 мм.

=  5 ,6 +  9,3 =  14,9 мм <
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Рис. 54. Схема к примеру расчета сборной многопустотной плиты, 
опертой по трем сторонам

Окончательно примем: вдоль пролета U — арматура диаметром 
8 мм с шагом 100 мм из стали класса A-III; вдоль пролета /% — ар
матура диаметром 4 мм с шагом 150 мм из стали класса Bp-L

Пример 9. Опертая по трем сторонам многопустотная плита 
крупнопанельного здания (рис. 54).

Требуется определить расчетное армирование, проверить проч
ность, прогибы и трещиностойкость многопустотной плиты, опертой 
по двум коротким и одной длинной сторонам на стены крупнопа
нельного здания, Плита имеет комбинированное армирование: пред
варительно напряженной арматурой вдоль длинной стороны и свар
ной сеткой в двух направлениях.

Исходные данные. Размеры плиты 5980X3580 мм, толщина 
220 мм. Диаметр пустот d=*140 мм, шаг пустот s»ac=200 мм, коли
чество пустот п =  17. Толщина ребер: крайнего — б^^ЭО мм, про
межуточного— 6©—60 мм. Толщина (высота) верхней и нижней по
лок h f*=:kf=40 мм.

Плита после установки на нее перегородок защемляется на опо
рах в платформенных стыках стеновыми панелями. Глубина опира- 
ния плиты: по коротким сторонам 80 мм, по длинной стороне 100 мм.
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Расчетные пролеты плиты: =5980—2*0,5* 80*= 5900 мм; /2«»
=3580—0,5-100=3530 мм; 0,6.

Бетон плиты тяжелый класса по прочности на сжатие В20. Со
противления бетона /?б,«вг«1 5  МПа, Rbt,ser—\A  МПа, /?*>= 11,5-0,9» 
=  10,3 МПа, Rbt =*0,9*0,9=0,81 МПа. Начальный модуль упругости 
бетона £&=24 000 МПа.

Напрягаемая арматура из стали класса Ат-V диаметром 10— 
12 мм, для которой R$lser =  785 МПа, Rsp =  680 МПа, Е вр ш» 
=  190 000 МПа, цена 1 т — 181 руб.

Ненапрягаемая арматура из проволоки класса Вр-I диаметром 
5 мм, для которой tfe.ser—395МПа, Rs—360 МПа, £ * =  170 000 МПа, 
цена 1 т — 202 руб.

Защитные слои: для напрягаемой арматуры — 25 мм, для йена* 
прягаемой арматуры— 15 мм.

Нагрузка на плиту равномерно-распределенная.
Нормативная нагрузка на 1 м2 плиты: от собственного веса 

плиты 4 кН; от веса пола 0,1 кН, от веса перегородок 1,3 кН, вре
менная нагрузка 1,5 кН, в том числе длительная 0,3 кН.

Расчетные нагрузки с учетом коэффициента надежности по 
назначению уп~0,95:

при расчете прочности
<7=  (1,1 -4+1 ,2-0 ,1+  1,М , 3 + 1,3-1,5)0,95=7,5 кН/м2=7,5-10~3 Н/мм2;

при проверке трещиностойкости 
д1п=  (44-1,3)0,95=5,0 кН/м2= 5-10~3 Н/мм2;
< ^ = (0 ,1  +  1,5)0,95=1,52 кН/м2=1,52-10~3 Н/мм2;

при проверке прогибов и раскрытия трещин 
qu = qln= 5  кН; q21 =  (0,1 +  0,3) 0,95=0,4 кН/м2=0,4  • 10~8 Н/мм2.

Проверка прочности плиты вдоль пустот. Моменты инерции бе
тонного сечения плиты:

при изгибе вдоль пустот
Js= l2hz/ \2—nnd*/64=3530 • 2203/12—3,14*17* 1404/64 =  2,79/109 mmi 

при кручении
2 ( t2- b m )2 ( h - h p)* 

(/2 “ “  bŵ !hf +  (h hf)/bwo 

2 (3530 — 90)а (220 — 40)2
(3530 — 90) /40 +  (220 — 40) /90

— 8 ,6 8 *109

Вычисляем безразмерный параметр

Уw=  п 1̂ п П
4

X

ВЪ1 ) . 3 , n ( l
3,142-0,6

Ob 1 tor

1,4-8,68 /

X

85.
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Приведенные толщины полок htJed^ h \  0 ,0569^=40+
+  0,0569* 140 — 48 мм.

Прочность плиты по сечению вдоль средней по ее ширине пусто
ты без армирования проверяем по условию

- ^ _____0 «85Rbt hfired Уш_________
l& f ! fid !h Ted "f“ ^а/(Л 4* d)J 

0 ,85 *0 ,81 *49 ,5 *6 ,85
“ 3530 [1 ,5 -140 /49 ,5+3530 /(220+  140)] =  5,13  КН/М”

Так как q = 7,5 кН/м2, то прочность без армирования не обеспе
чена. Необходимо предусмотреть установку арматуры.

Определение требуемой по условиям прочности арматуры. 
При расчете прочности плита считается свободно опертой по трем сто
ронам (двум коротким и одной длинной). Частичное защемление 
плиты в платформенных стыках не учитываем в запас прочности.

Расчетные высоты сечения соответственно вдоль пролетов lu h : 
f to i*220—25—0,5*10= 190 мм; &о2=220—15—0,5*5=208 мм. Вдоль 
пролета 1\ плита имеет комбинированное армирование. Примем пред
варительно, что площади напряженной и ненапряженной арматуры 
вдоль пролета 1\ имеют соотношение 3 :1 .  Тогда для комбинирован
ного армирования приведенное сопротивление арматуры Rsi =  
«  (3/?Sp + /? * ) /4 "  (3 *680+360 )/4 “ 600 МПа, приведенная цена 1 т 
Св1= (3 -1 8 1 + 2 0 2 )/4 »1 8 6  руб.

Для арматуры вдоль пролета /2 Я82~360 МПа, С&2=*202 руб. 
Определяем коэффициент у9— {Ra2C$\)/{RaiCs2) — (369* 186)/ 

/(600*200) =0,56.
Изгибающий момент от расчетной нагрузки в среднем сечении 

при опирании плиты по балочной схеме по двум коротким сторо- 
нам M0= q f y 2/8=T,5-5,9*-S,530/8=115,2 кН-м=115,2-10в Н-мм.

Проверим условие А,2>0,25уЛ>2/Аоь Имеем Х2= 0 ,6 2 =  0 ,3 6 >  
>  0,25 • 0,56 • 202/190—0,15.

Условие выполнено.
Определим оптимальное по условию прочности армирование 

плиты: v0pt= 0 ,5у A s /  (Moi) =0 ,5  *0,52 *202/ (0,6* 190) =0,495; Л4 | »

» М 0 1̂ — - у  Vopt/xj =115,2 ( l  — 0,495/0,6 j  =83.5- 10е Н-мм;

M2 =  M0v 2opt/(3X) =  115,2-0,495V(3-0,6) =  15,7- 10е Н-мм.
Определим требуемое армирование плиты. Высота сжатой зоны

бетона * ,= / t 0, [ l -  V  l—2 M j(lJ% iR b) =190  [ l - | / ~ l - 2 - 8 3 ,5 - Ю»7

7(3530 * 1902-10,3)] =12,5 мм; x2= h 0i\ \ — У 1 —2М2/ (l,h*2Rb ] =  
=202  [ 1—У 1 —2 • 15,7 • 10V  (5900 • 2022 • 10,3) ] =  1,28 мм.

Так как * 1= 21,8 м м < Л ^ = 4 0  мм и jc2 =  1,28 м м <А ^=40  мм, то
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сжатая зона проходит в пределах толщины полки. Поэтому требуе
мую площадь арматуры определяем как для прямоугольного сечения 
по формулам: A s^ x ^ R b /R s i^  12,5*3530* 10,3/600—757 мм2; Ла2— 

1,28*5900* 10,3/360=216 мм2.
Ранее было принято, что площадь предварительно напряженной 

арматуры вдоль пролета U составляет 3/4 площади поперечного се
чения всей арматуры в этом направлении. Тогда требуемая площадь 
предварительно напряженной арматуры Ар= 0,75 *757=568 мм2.

Принимаем 8 стержней диаметром 10 мм из стали класса At-V, 
площадь сечения A p i = 6 2 8 m m 2.

Требуемая площадь ненапряженной арматуры вдоль пролета 1\ 
\ n —Arsid —Лр1 =  757—628=129 мм2.

Принимаем 7 стержней диаметром 5 мм из проволоки класса 
Вр-Г, площадь сечения A8i — 137 мм2 (шаг 400 мм).

Вдоль пролета /i принимаем 16 стержней диаметром 5 мм из 
проволоки класса Вр-I, площадь сечения 313 мм (шаг 400 мм).

Проверка прочности ребер на срез. Расстояние по горизонтали 
от оси опоры плиты до центра первой пустоты s0=  (bwo+d)/2*= (9 0 +  
+  140)/2=  115 мм.

Прочность крайнего опорного ребра проверяем по формуле

0 , 15П ы  bwo h f) Уwq ^  ■
(̂ 2 — $о “Ь 0»vbw э)

0 ,15*0,81 *90 (140 — 40) 6,85 
11,5(3530— 115 +  0,5*90)

=  0,0188 МПа =  18,8 кН/м2.

Так как q—7,5 кН /м2, то условие прочности для крайнего ребра 
выполнено.

Прочность ближайшего к опоре промежуточного ребра проверя
ем по формуле

0 , 15/?frt Ьф (h — hf) yw 
q s ( / a — sc — 0,5s)

0,15*0,81*60(140 — 40) 6,85 
200 (3530 — 115 — 0,5*200)

=  0,00753 МПа =  7,53 кН/м2.

Так как <7= 7,5 кН/м2, то условие прочности для первого проме
жуточного ребра выполнено.

Расчет по образованию трещин. Нормальные трещины при изги
бе плиты не возникают, если выполняется условие Л4<МСгс, где М — 
изгибающий момент от нормативной нагрузки в сечении, для кото
рого проверяется возможность образования трещин; М Стс — момент, 
воспринимаемый сечением при образовании трещин.

Изгибающий момент М определим с учетом двух стадий работы 
плиты до и после защемления стенами.
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По рис. 49 а ! =0,073, а 2= 0,033, а 3=0,08. Тогда изгибающие мо
менты в среднем (М л) и опорном сечениях от нормативной 
нагрузки равны: Мп =  (0,073'5-10_34-0,033-1,52X
X Ю ~3) 3530• 59002 =  51 • 10е H -mmj M ° = l , l a 39 j»W i=  1,1-0,08- 1,52Х 
Х Ю -8-3530-59002 =  16,4-106 Н м м 2.

Проверим возможность образования трещин в середине пролета 
1\. Вдоль этого пролета плита имеет предварительно напряженное 
армирование. Поэтому момент Мсго определяем по формуле МСгс==* 
*=Rbt>serWpi+P(eQP+ r ) t где — момент сопротивления приведен
ного сечения для крайнего растянутого волокна с учетом неупругих 
деформаций растянутого бетона; Р  — усилие предварительного на
пряжения за минусом всех потерь; €оР — эксцентриситет усилия пред
варительного обжатия Р  относительно центра тяжести приведенного 
сечения; г — расстояние от центра тяжести приведенного сечения 
до ядровой точки» наиболее удаленной от проверяемой растянутой 
грани сечения.

Для проверки трещиностойкости плиты при ее изгибе вдоль про
лета 1\ примем расчетное двутавровое сечение, в котором круглые 
пустоты заменены эквивалентными по площади квадратными со сто
роной а —124 мм.

Расчетное сечение имеет следующие геометрические раз
меры: £ /= & '= /2=3530 мм, —яа=3530—17-124=» 1422 мм; / t / «  
csh 'f^hred^  48 мм. Вычислим параметры: Yiв  (Ь/— =
=  (3530—1422)48/(1422• 220) =0,323; y !“ 2Yi « 2 *  0,323=0,647.

Так как коэффициент армирования плиты вдоль пролета /j |а=  
=  (628+156)/(220*3530)=0,0Q l<0,01, то момент сопротивления Wpi 
определяем без учета влияния арматуры по формуле =  (0,292+ 
+  0,75 Y i+ 0,057 y [)bh2 =  (0,292 +  0,75*0,323 +  0,075*0,647) 122* 2202 =* 
=4,01 • 107 мм3#

Для определения усилия предварительного натяжения Р  необ
ходимо задать начальное значение напряжения арматуры osp и вы
числить потери натяжения. Примем, что натяжение арматуры осу
ществляется электротермическим способом на упоры, при котором 
рекомендуется назначить напряжение osp из условия <JsP=Re,8*P—p, 
где /?в(вег*=785 МПа; /?=30 + 3 6 0 //= 3 0 +  360/6=  90 МПа ( / = 6 м — 
длина натягиваемого стержня, м). При максимально допустимом 
предварительном напряжении арматуры 0«р=785—90=685 МПа.

Определим первые потери предварительного напряжения: по
тери от релаксации <7i=0,03 <г*р= 0 ,03*695=21 МПа; потери от. тем
пературного перепада At между температурами нагреваемого стерж
ня и упоров; величины At примем по СНиП 2,03.01—84, равными 
6 5 °С, тогда а 2“  1,25 Д /=  1,25*65=81 МПа;

потери 03= 04= 05= 0 ;
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потери от быстронатекающей ползучести <тв определяется в за
висимости от значения напряжений в бетоне ОьР на уровне центра 
тяжести напряженной арматуры с учетом потерь ai...<r6. Для опре
деления напряжений ОьР выичслим следующие величины:

усилие предварительного напряжения за минусом потерь Oi...a8

Ot J (6 9 5 -2 1 -8 1 )6 2 8 =  3,725.10* H;
f“ l /

площадь приведенного сечения Лг« 1= 3530 • 202—17 • 1242=5,19 X
Х Ю 8 мм2;

эксцентриситет усилия в предварительно напряженной арматуре 
относительно центра тяжести приведенного сечения еоР~ у Гел—ар=  
=  110—3 0 =  80 мм;

изгибающий момент от собственного веса плиты в ее среднем 
сечении при изгибе по балочной схеме вдоль пролета l\ Ms = g / 2/ f /8 =  
= 4 »  10~3*3530*59002=  6,14‘ 107 Н»мм (g = 4  кН/м2= 4 »1 0 -* Н/мм2 — 
распределенная нагрузка от собственного веса плиты).

Тогда Оьр ** PifAred 4* {PiGoP—Mg)eQpfI — 3,725» 108/5,I5* 108 Ф, 
+  (3,725» 105*80—6,14* 107) .80/2,79» 109= —0,182 МПа.

Знак «минус» означает, что напряжения растягивающие. В этом 
случае потери напряжения <уб= 0 .

б
Первые потери предварительного напряжения о *= 2 1 + 8 1  =

=  102 МПа. 1=1
Определим теперь вторые потери предварительного напряжения:
потери от релаксации напряженной арматуры при натяжении на 

упоры <Уг=0;
потери от усадки о8=40М П а;
потери от ползучести бетона не учитываем, так как напряжения 

Оьр растягивающие.
9

Тогда вторые потери 2  сг/=40 МПа.
i~ 7

Суммарные потери а =  102+40=  142 М П а>  100 МПа. Поэтому
найденное значение потерь не увеличиваем.

С учетом всех потерь усилие обжатия Р(а&р—^ о ) Л р1=  (695—

— 142)628=3,47» 105 Н. м
Расстояние г определяем как для упругого тела по формуле 

f^I(yredAred) «2 ,79 .107(110-5 ,15 . Ю8) =49,2 мм.
С учетом найденных величин AfCrc=M »4,01-107+3,47»105(80+  

+49,2) =  10Ы0® Н - м м > М л « 5 Ы 0 6 Н»мм. Трещины в пролете не 
образуются.

Проверим теперь возможность образования трещин на опоре 
при защемлении плиты стенами. Так как изгибающий момент М®сгс =* 
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■ = Rbt,,'rl/yr.d =  1,4-2,79-109/110 =  35.S-106 Н -м м >Л ^ «  16,4X  
Х10в Н-мм, то трещины на опоре не образуются.

При проверке прочности плиты на изгиб вдоль пролета /2 было 
установлено, что возможно образование трещин вдоль пустот. При 
проверке трещиностойкости плиты необходимо вместо расчетной 
принять нормативную нагрузку на плиту qnt а вместо расчетного 
сопротивления бетона растяжению — величину Rbt.scr.

Условие образования трещин

0>85/?fcftSgr fired Уw _
Qn k l \Mlhred  +  k t t h + d ) ] ^

____________ 0,85-1,4-48.6 ,85____________ %
~  3530 f l ,5 - 14 0 /4 8 +  3530/(220+  140)] ” 0 ’0113 Н/мм3*

Так как ?n —<7ш-И7п2=  (5+1,52) 10 "3 ==0,00652 Н/мм2, то при 
проверке по второй группе предельных состояний трещины вдоль 
пустот не образуются.

Проверка прогибов плиты. Так как в плите при действии нор
мативных нагрузок трещины не образуются, то прогибы определяем 
как для упругого тела. В первом приближении прогибы определим 
как для плиты, свободно опертой по двум коротким сторонам по 
формуле

____ б . <7t А Фм ____ 5__ 5 ,4 1 -10~8-3530-5900*-2
384 фы Е ь 1 ~  384 ‘ 0,85.2400-2,79- 10е ~

=  10,6 мм <  /2/200 =  5900/200 =  29,5 мм.

Прогиб, подсчитанный для балочной схемы опирания, меньше 
предельно допустимого. Поэтому нет необходимости уточнять зна
чение прогиба плиты с учетом опирания по трем сторонам и за
щемления на опорах.

Пример 10. Монолитная плита перекрытия сплошного сечения, 
защемленная по трем сторонам (рис. 55).

Исходные данные. Плита толщиной 16 см в конструктивной 
ячейке 6X 6 м сборно-монолитного здания с внутренними стенами из 
монолитного бетона и навесными фасадными панелями. Плита пе
рекрытия формуется в едином цикле с внутренними стенами. Вну
тренние стены и плиту перекрытия изготавливают из тяжелого бе
тона класса по прочности В 15.

Расчетная схема плиты: плита защемлена по трем сторонам 
и не имеет опоры по четвертой стороне.

Расчетные пролеты плиты: /i=6000—160=5840 мм; /2=6 0 0 0 -* 
—80=5920 мм.

Соотношение сторон плиты h/l\*■  5920/5840 « 1  <  1,5 — плита
работает на изгиб из плоскости в двух направлениях.
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Рис. 55. Схемы к примеру расчета монолитной плиты перекрытия

Рабочие высоты сечения плиты: /г01 =  160—20—140 мм; Аог^ЮО— 
—25=135 мм.

Унифицированные нагрузки на плиту:
без учета собственного веса р —4,5* 10~3 Н/мм2; p rt =  3,6* 10“ 3; 

pi = 2 ,4 *1 0” 3 Н/мм2;
с учетом собственного веса g = 0 ,16-2500*9,8=4* 103 Н/м2=  

= 4 * 10“ 3 Н/мм2.
Расчетные нагрузки с учетом коэффициента надежности по на

значению уп=0,95:
<7=0,95(0+1,1 g) — 0,95(4,5*~3 +  1,1 *4* 10~3) =  8,45* 10_3 Н/мм2;
? « = 0 ,9 5 (p n+ g )  =0,95(3,6* 10_3+ 4 *  10~3) =  7,22* 10“ 3 Н/мм2;
Pi = 0 ,9 5 ( P i + g )  =0,95(2,4* 10"3+ 4 *  10-3) —6,1 • 10~3 Н/мм2.
Расчетные характеристики бетона и арматуры.
Для тяжелого бетона класса В15 естественного твердения: 

^ = 8 ,5 *0 ,9 = 7 ,6 5 МПа; Rbt =  0,75*0,9=0,675МПа;
при расчете прогибов плиты #&»=#&,вег=П  МПа; £ * f,n =  

*=Я&мвг= 1,15МПа; £ 6=23 *103 МПа.
Характеристика арматуры:
стержни периодического профиля класса A-III диаметром 6— 

8 мм — /?в = 355МПа; R9n~R$,ser~ 390 МПа; £ «= 2 0 * 104МПа;
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проволочная арматура периодического профиля класса Вр-1, 
диаметром 4 мм — Rs =  370 МПа; Rsn =  Rs,eer =  405 МПа; Е а =  17Х 
X I О4 МПа;

диаметром 5 мм — Я8=360М П а; R8n — Ra,ser~S%IATlei; Е а=* 
=  17* 104 МПа.

Нагрузка образования трещин в опорных и пролетном сечениях 
плиты

По табл. 13 при А =1: <*1=3,3, (*2=4,2, а!* =4 ,8 ;
</сгс,1 =  3,3(1602* 1,15)/58402=2,85• 10” 3 Н/мм2<<7„; 
q сгс,2 =4 ,2  (160 М , 15) /58402 =  3,62 • 1 О*3 Н/мм2 <  qn\
<7сГс,з—4,8(1602-1,15)/Б8402=  4,14* 10~3 Н/мм2<<7„.
В плите в опорных и пролетном сечении образуются трещины, 

тогда при назначении арматуры должны удовлетворяться условия: 
в опорных сечениях aSi > a S)crct в пролетном сечении 0,5(asi + a e2):>
■̂ &s,cre'

Момент, воспринимаемый сечением плиты при образовании тре- 
щин на длину 6 = 1  м,

mere— (bh2Rbt,*er)/3 ,5=  (1000-1602* 1,15)/3,5=8,41 * 10® Н* мм. 
Требуемое сечение арматуры для восприятия mcre: 

A0= m crc/(Rbbhl) =  (8,41- 10е) /(7,65-1000-1402) =0,056; т\=0,97; 
a s,crc=nW (tf.nA o) =  (»;41 • 106) /(355-0,97* 140) =  173 мм*.
Расчет несущей способности плиты. При одностороннем сопря

жении перекрытия с несущей стеной опорная сетка анкеруется по
перечным стержнем, заведенным в толщу стены на глубину /ап=  
*=120 мм, тогда:

поверхность выкалывания на длине 6 =  1000 мм 
$= 2/апб=2*120 • 1000=2,4* 105 мм2; 
растягивающее усилие, воспринимаемое анкером,
Пап= 0,5s# м =0 ,5  * 2,4 • 105 • 0,675 =  0,81 * 105 Н.
Максимальное усилие, воспринимаемое анкером, 
man—0,9rtan^o=0,9*0,81 * 105* 140= 10,2* 106 Н*мм; 

требуемое армирование для восприятия момента т ап 
А0=  (10,2* 106)/(7,65* 1000* 1402) =0,068; Г]=0,965; 
а 3,«„ =  (10,2* 10®)/(355 *0,965* 140) =  213 мм2.
Плита работает с трещинами по опорному сечению. Площадь 

арматуры подбираем из условий

Принимаем проволоку диаметром 10 мм с шагом 100 мм из стали 
класса Bp-I *-196 мм2).

Момент, воспринимаемый сечением плиты на данной опоре,
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Ж1 = ̂ А.1 (Л0—0,5«Х i//?*b) -360-196(140-0,5-360-196)/(7,65х 
Х1000)=9,55-10* Н-мм. ’
Поперечный анкерующий стержень назначается в зависимости от 
усилия, приходящегося на один продольный стержень опорной сетки,

п [ к
0 .5 * ,  4  )

Rbb )
10 140

9,55-10*
0,5 360-196 \ 

7,65-1000 )

7050 Н.

Анкерующий стержень принимаем диаметром 8 мм из стали 
класса А-Ш.
Несущую способность плиты определяем по формуле

24 (2Aft +  М8 +  Af, +  М\ +  A f„)

По табл. 11 задаем коэффициенты распределения изгибающих мо
ментов
ф,=т2/т,=0,15; i|n=mi/mi=+,5; фц*=тц/ф1т,=2:
8,45-10-*= [24(2т,-5,92 + 0,1 ̂ -5,84 + 1,5т,-5,92 + 9,55-10*-5,92 + 
+0,3т, • 5,84]/5840* (6 • 5920—5̂ 40),

откуда
т { =  12,84-106 Н*мм, тогда требуемое армирование плиты 
Л0=  (12,84-10*)/(7,65* 1000-140)2*0 ,086 ; ri=0,955; 
а8)1 =  (12,84-106)/(355-0,985-140) *2 7 0  мм2.
Принятым соотношениям ф*, соответствующих коэффициентам 

распределения арматуры: а*,2=270*0 ,15*40,5  мм2, 
a s,1 =  270-1,5*405 мм2; а*,ц =270-0 ,15*2=81 мм2.

Армирование плиты в пролете принимаем вдоль из стали диа
метром 6мм, класса А-Ш с шагом 175 мм (a5jl=287  мм2); вдоль /2 
из стали диаметром 5,5 мм, класса Вр-I с шагом 200 мм (as2=6 3  мм2). 
Условие Ofb(a3fl +  aS'2) > a Stere выполняется; 
на опорах а ,а =402  мм2, j =  196 мм2, 
условие a 8(t- > a 8,c rc  выполняется.
Проверка несущей способности плиты при принятом армировании:

/ 0,5*355*287 \
Щ =  355*287 1140 -  ’ 7̂ 5 / !0 Q 0 J =  13,56* 10* Н*мм;

т 2 =  13,56*0,15 =  2 ,0 3 *10б Н-мм;

/ 0,5-355*402 \
т ,  =  355*4021140 -  { Ш  )  =  18,65-10° Н*мм; 

т[ =  9,55*106 Н*мм; тп =  2,03*2 =  4 ,0 6 -106 Н*мм;
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<7 =
24 (2-13,56-5,92+2,03-5,84+18,65.5,92+9,55-5,92+4,06-5,841 10*

— 5840? (6-5920 — 6840) =
= 8,6-1 0 —3 Н-мм?>8,45.10-3 Н/мм?.

Прочность плиты обеспечена
Расчет по раскрытию трещин нормальных к продольной оси про* 

изводим по формуле

асгс — n ^  “  lOOfi) ^  ^сгс.г =  0,3 мм,
c s

1. В опорном сечении
<7сгс= 2,85. 10-3 Н/мм2< ?г= 6 ,1  • 10-> Н/мм2;

196
а \ , 1  = 196 мм2 (Bp-1) (х = юоо ио = 0,0014 > р = 0,0005.

Относительная высота сжатой зоны при образовании трещин

R  395
Sere = = 0 ,1 +  0 , - 0 , 1  +  0,5.0,0014 — « 0 ,1 2 5 .

*<b,ser
Напряжения в арматуре при действии нагрузки, соответствующей 
моменту образования трещин,
os.s„  =  mcrc/ [ ( l —0,5g)/i0« s ,i]  =  8,41 • 10e/ [ ( l —0,5 0,125) 140-196] «  
=327  МПа.
Предельная несущая способность плиты 
q8er=qR s,*er/Rb,ser=&fi-10“ 3*390/355-9,45* 10“ 3 Н/мм2,
Напряжение в стержнях арматуры
0* — Oe,ser — (Rs,ser — 0«»crc) ““ Qcrc)l(Q$er — <?crc) =  327 +  (395 —**
—327(6,1—2,85) 10~3/ (9,45—2,85) 10-3«360 МПа, тогда

acre =  M , 58-1,2(360/17» 104)20(3,5 — 100-0 ,0014 )^5  =  0,46 >  acre,г,

где 6= 1  — для изгибаемых элементов; <р i =  1,6— 15р =  1,6— 15 X
X 0,0014 =1,58 — коэффициент, учитывающий продолжительное дей
ствие нагрузки.

ц  =51,2 — при проволочной арматуре периодического профиля. 
Корректируем величину раскрытия трещины с учетом работы рас
тянутого бетона над трещинами.

Момент, при котором растянутый бетон над трещинами практи
чески выключается из работы, Шо =  mcrc + tybh^Rbt^er 8,41 -10» +  
Н-0,13-1000-1602-1,15= 12,24-10» Н м м 2. (15 |ia)/r) =  (15-0.0014Х
Х7,39)/1,2=0,13; а = Es/E b =17-10‘/23• 103 =  7,39.
Момент, действующий в сечении плиты от нагрузки qi,

mi =  mcrc +  К е т  -  mc,c) f t  -  « с г с Ж с г  ~  О  "

=  8,41 • 10» +  (10,48 -  8,41)10» ^  =9,43.10» Н-мм,
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где m eer =  т \ R SiSer/ R e =  9 ,55-10e-395/360 =  10,48-106 H -mm.

Коэффициент, учитывающий уровень нагружения плиты,

_ ml ~ m CTC т 0 _  (9,43 — 8,41) 10» 12,24- 10*
Ф/1 т0 — т СТС‘ mi (12,24 — 8,41)10» *8 ,4 1 -1 0 » * '

Коэффициент, учитывающий длительность действия нагрузки,

Фд =  1,8АП^/т? =  1 ,8 .8 ,4 Ы 0 в /9 ,4 3 -1 0 в =  1,6.

Коэффициент, учитывающий работу растянутого бетона над трещи* 
нами,

Ф а^Флфп^О ,388-1,6—0,62, тогда величина раскрытия трещины 
а сгс= 0 ,46-0,62 -0 ,285 мм^СЛсгс.2” 0,3 мм.
Определение ширины раскрытия трещины в остальных опорных се
чениях производится аналогично приведенному расчету.

2. В пролетном сечении:
<?сгс=4,14* 10~3 Н/мм2<<7*—6,1 • 10” 3 Н/мм2;

арматура диаметром 8 мм из стали класса А-Ш с шагом 175 мм 
а5Л=*287 мм2, а 5,2=63  мм2;

/  287
И =  0,5 (цх +  14) =  0 ,6  ( " о о ^ о  ■ +

=  ) =  0,5 (0,00205 +  0,00047) =  0,00126 >  |xmln =  0,0005.

Определяем величины:

Л0 =  0,5 (Ло1  +Лог) = 0 ,5 ( 1 4 0 +  135) =  137,5 мм;
о, =  рМ0 =  0,00126* 1000-137,5 =  173,3 мм*; 

щ Дм +  щ Д и  _  0,00205-20.10*+ 0,00047-17-10* 
Е * ~  Pi +  Ц8 0,00205 +  0,00047

*= 19,44-104 МПа;
Pi Rsi.ser +  Р а R&tser _  0,00205-390 +  0,00047.395 

(ij +  p,, 0,00205 +  0,00047
=  390 МПа;

» i dl +  ”2 d 2 5 ,7 .8 ? +  5-48

Rs,$er — '

5,7-8 +  5-4
=  6,78 мм.

rtj di -f- Tl% d%
Определяем

§ =  0 , 1 +  0,5-0,00126-390/11 =  0,122; 
8,41-10»

° eTC (1— 0,5.0,122) 137,5.173,3
(6 ,1 - 4 ,1 4 )  10-3

0S =  376 +  (390 — 376)
(9,45 — 4,14) 10—3

=  376 МПа;

=  381 МПа;
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<pi =* 1,6— 15 • 0,00126= 1,58; =  1 — при стержневой арматуре перио*

376
дического профиля, тогда йСгс = 1 * 1 ,  5 8 1 м Г шТ Г 20(3 .5-Ю 0Х  

Х 0,0 0 1 2 6 )^ /6 ^ 8  =  0,39 < а  сто, 2 — 0,3 мм.
Корректируем величину раскрытия трещины с учетом работы рас
тянутого бетона над трещинами

т 0 =  8,41* 10е +  0,16* 1000* 1603*1,15 =  13,12*10* Н-мм; 
ф =  15*0,00126*8,46/1 = 0 ,1 6 ;  а  =  19,44.10^/23-103 =  8,45;

itiger = 390-173,3 (l37,8--M : ^ -2ff-i l j  _  9,09.10» Н-мм!

щ  =  8,41 • 10« +  (9,09 — 8,41) Ю«
(6 ,1 — 4,14) 10-3 

(0,45 — 4,14) 10—*
=  8,73*10в н*мм;

(8,73 — 8,41) 106 13,12*108 
ф/1“  (13 ,12-8 ,41)  108 8,41*108

8 ,4 Ы 0 в
Фь =  0,106*1,73 =  0,183,

тогда а£гг0= 0,39*0,183=0,071 мм<0,3мм.
Прогиб плиты определяется в середине пролета свободной сто* 

роны. При #*=6,1 • 10“ 3 Н/мм2>^сгс=4,14* 10“ 3 Н/мм2;
f “ f сгс*Ь (fser—fore) (#*—#crc)/(#«er—(fare)*
Прогиб плиты перед моментом образования трещин в пролете

fcrc 1
. ^ ы&ег h

E bh

0,34*2*1,15*5840? 
2 3 *10s * 160

= 7,24 мм,

где ф62 ==2 — для учета влияния длительной ползучести бетона,
=  0,34 (см, табл. 13).
Прогибы плиты в предельном состоянии определяем как для плиты, 
защемленной по контуру с соотношением сторон /i :2 /2, V = 2 /2/ / i =  
« ( 2  • 5920) /5840 ^  2,

390-6840?

1 +
0,9(i£,

137,5-19
840? /
,44- 1 0 П 1 '

IЕь
0,9.0,00126-19,44. 10* 

0 , 122-23- 10*-0

141-0,49 XJ ) % r ) 2 =  0,

[4* 104\
— — J  1,2*1,05 =  63 мм,

где 0 — коэффициент, учитывающий степень защемления плиты 
в опорных сечениях, определяется при ф исф х: 
ф! (18,65* 10в)/(13,56* 10е) _  1,375;

-  (9,55.10е) /(13,56* 106) =0,7.
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Из условия Ф п +Ф п С ф г+Ф х принимаем 
=  1,37+0,7, тогда

0 -1 /(1  +  0 ,2 5 2 ^ ) «=1/11 +  0,25 (13 ,75+0 ,7+13 ,75+0 ,7 )]-0 ,49 ;
V — 0,15 —  коэффициент, характеризующий упругопластическое со-* 
стояние бетона сжатой зоны; r|i =  1 +  0,2(2Я—1) а  1 + 0 ,2 (2 • 1—1) — 
— 1,2 — коэффициент, учитывающий увеличение предельного прогиба 
у середины свободного края плиты, защемленной по трем сторонам 
при Л>0,5; r\2 *=hoi/(h0i—'0,7) —14/(14—0,7) —1,05 — коэффициент,
учитывающий возможные отклонения в толщине защитного слоя ар* 
матуры;

(6 ,1 — 4,14) 10-*
f =  7,24 +  (66 -  7,24) ^ —  ^ ^ - — 3 =  28,9 мм <  flim =  30 мм. 

Жесткость плиты обеспечена.

7. КРЫ Ш И

Конструкции крыш

7.1. Крыши жилых зданий рекомендуется проектировать чер
дачными с применением сборных железобетонных элементов. Для 
зданий менее 5 этажей чердачные крыши допускается проектировать 
скатными с кровлей из штучных материалов.

Вход на чердак и выход на крышу рекомендуется устраивать 
из лестничной клетки через несгораемую дверь размером 1 ,5x0,8 м. 
Вход на чердак рекомендуется предусматривать в каждой секции 
здания, а выход на крышу — из расчета один выход на 1000 м2, при 
этом в торцевых секциях во всех случаях рекомендуется предусмат
ривать выходы на крышу,

7.2, Чердачные железобетонные крыши подразделяются:
по тепловому режиму чердака — с холодным (в том числе от

крытым) и теплым чердаком;
по способу удаления воздуха из вытяжной вентиляции здания — 

на крыши с выбросом воздуха из вентиляции наружу (холодный 
чердак) и с выбросом воздуха из вентиляции в чердачное простран
ство (теплый и открытый чердак);

по конструкции покрытия — из железобетонных плит (без теп
лоизоляции или утепленных плит) покрытия;

по виду кровли — рулонные и безрулонные с защитной мастич
ной (окрасочной) гидроизоляцией или без нее (при атмосферостой
ком бетоне).

В крыше с холодным чердаком (рис. 56) внутреннее простран
ство вентилируется наружным воздухом через отверстия в стенах,
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s) б)

Рис. 56. Схема крыши с холодным чердаком
а  — покрытие с рулонной кровлей; б — покрытие с безрулонной кровлей 
/ — железобетонная кровельная панель под рулонную кровлю; 2 — железобе
тонная кровельная панель с безрулонной кровлей; 3 — железобетонный водо
сборный лоток; 4 — опорная панель; 5 — панели перекрытия; 6 — слой утепли
теля с* защитным слоем; 7 — приточно-вытяжные отверстия в стенах; S — блок 
вентиляционных каналов; 9 — утепленный патрубок внутреннего водостока

площадь сечения которых при железобетонном покрытии должна 
быть не менее: в I и II климатических районах— 1/500, в III 
и IV •— 1 /50 площади перекрытия. В крыше с открытым чердаком 
площадь вентиляционных отверстий в стенах определяется тепло
техническим расчетом по зимним и летним условиям эксплуатации.

При скатной кровле из штучных материалов чердачное прост
ранство вентилируется через зазоры между его листами, поэтому 
в I и II климатических районах вентиляционные отверстия допуска
ется уменьшать до 0,01.

При крыше с холодным открытым чердаком (рис. 57) тепло
изоляция укладывается по плитам чердачного перекрытия. Тепло
изоляционный слой по периметру чердака на ширину не менее 1 м 
рекомендуется защищать от увлажнения. Вентиляционные шахты 
и вытяжки канализационных стояков при холодном чердаке должны 
быть утеплены выше чердачного перекрытия.

В крыше с теплым чердаком (рис. 58) чердачное пространство, 
имеющее утепленные фризовые наружные стены и утепленное кро
вельное покрытие, обогревается теплым воздухом, который поступает 
из вытяжной вентиляции дома. Для удаления воздуха из чердач
ного пространства следует предусматривать вытяжные шахты по 
одной на каждую секцию. Чердачное пространство следует посек
ционно разделять стенами на изолированные отсеки. Дверные про
емы в стенах, обеспечивающие сквозной проход по чердаку, должны 
иметь уплотненные притворы.

Для защиты вытяжных вентиляционных шахт от атмосферных
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Рис. 57. Схема крыши с открытым чердаком
а — покрытие с рулонной кровлей; б — покрытие с безрулонной кровлей 
/ — железобетонная кровельная панель под рулонную кровлю; 2 — железобе
тонная кровельная панель с безрулонной кровлей; 3 — железобетонный водо
сборный лоток; 4 — панели перекрытия; 5 — опорная панель; 6 — оголовок 
вентиляционного б л о к а ; 7 —вытяжная вентиляционная шахта; 8  — вентилиру
ющее отверстие в наружной стене; 9 — слой утеплителя с защитным слоем; 
10 «-утепленный патрубок внутреннего водостока

Рис. 58. Схема крыши с теплым чердаком
а — покрытие с рулонной кровлей; 6  — покрытие с безрулонной кровлей 
/ — легкобетонная панель покрытия под рулонную кровлю; 2 —  то же, лотка; 
3 — двухслойная панель покрытия с безрулонной кровлей; 4 — то же, лотка; 
5 — опорная панель; 6 — панели перекрытия; 7 — сплошные наружные стены; 
8 — оголовок вентиляционного блока; 9 — вытяжная вентиляционная шахта; 
/б — защитный зонт; // — водосборный поддон; 12 — внутренний водосток
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осадков при холодном чердаке рекомендуется устанавливать над ни
ми защитные зонты.

Крыши с холодным чердаком разрешается применять в жилых 
зданиях любой этажности, Крыши с теплым чердаком рекомендует
ся применять в зданиях высотой 9 и более этажей.

Допустимость применения крыш с теплым чердаком в зданиях 
высотой менее 9 этажей необходимо обосновать технико-экономиче
ским расчетом. В зданиях высотой менее 5 этажей крыши с теплым 
чердаком применять не рекомендуется.

Вентиляционные блоки с каналами, проходящими через чердак 
с выпуском воздуха наружу, должны быть выше уровня покрытия 
не менее чем на 0,7 м (при уклоне кровли до 10 %).

В крышах с выбросом вентилируемого воздуха в чердачное про
странство, выполняющее функции вентиляционной камеры статиче
ского давления, вытяжка осуществляется через вытяжные шахты, 
а при крышах с открытым чердаком — также вентилирующие отвер
стия в фризовых стенах.

Железобетонное покрытие чердачной крыши состоит из скат
ных плит, образующих наклонные поверхности для стока атмосфер
ных вод, и лотковых плит, служащих для сбора и отвода атмосфер
ных вод в систему внутреннего водостока.

Ширину открытой части лотковых плит рекомендуется прини
мать не менее 0,9 м, а расстояние между ее низом и чердачным 
перекрытием не менее 1,2 м.

При крышах с внутренним водостоком водосточные воронки ре
комендуется устанавливать в лотковых плитах покрытия не менее 
одной на каждую секцию. Водосточные стояки и патрубки в преде
лах холодного чердака следует утеплять. В малоэтажных зданиях 
при наружном неорганизованном водостоке (в зданиях высотой 
1—2 этажа) необходимо здание размещать с отступом от красной 
линии на 2 м, с установкой козырьков над входами и балконами.

7.3. Кровли из штучных материалов рекомендуется выполнять 
из асбестоцементных листов, черепицы или других аналогичных ма
териалов.

Рулонная кровля выполняется из слоев рулонных кровельных 
материалов, которые наклеивают на элементы покрытия в построеч
ных условиях.

Для рулонных кровель рекомендуется применять рубериоды по 
ГОСТ 10923—82 (рубероид кровельный с крупнозернистой посыпкой, 
рубероид подкладочный с пылевидной или мелкозернистой посып
кой), пергамин кровельный (ГОСТ 2697—83), стеклорубероид (ГОСТ 
15879—70), рубероид наплавляемый (ТУ 21-27-53—76), изол рулон
ный (ГОСТ 10296—79) и рулонные сетчатые стеклоткани из бесще- 
лочного стекла.
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Для наклейки кровельных материалов рекомендуется применять 
горячие битумные кровельные мастики (ГОСТ 2889—80),

Нижний слой рулонной кровли рекомендуется выполнять с ча
стичной приклейкой к основанию, в том числе из перфорированного 
рубероида («дышащая кровля»), В случае применения сплошных 
рулонных материалов рекомендуется их приклеивать к основанию 
полосами или пятнами на площади около 30 %. Во всех случаях 
кровельный ковер не следует приклеивать вдоль стыков плит на 
полосе шириной 25 см. При использовании в верхнем слое кровель
ного ковра рубероида с крупнозернистой посыпкой допускается не 
устраивать защитного слоя из гравия в I—III климатических рай
онах.

Уклон рулонной кровли на скатах рекомендуется принимать не 
менее 2 %, в лотках — не менее 1 %.

Рулонную кровлю не рекомендуется применять в I и IV кли
матических районах.

В крыше с безрулонной кровлей защитные функции выполняет 
бетон кровельной панели, защищенный гидромастиками, наносимыми 
на верхнюю поверхность панели, как правило, в заводских условиях.

Гидроизоляционные защитные мастики для безрулонных кровель 
должны обладать адгезией к бетону, сохранять прочность и эла
стичность в диапазоне эксплуатационных температур в соответствии 
с ТУ на эти материалы. Мастичные и окрасочные составы должны 
удовлетворять следующим требованиям: прочность на сжатие не ме
нее 0,5 МПа, сцепление с бетоном при сдвиге не ниже 1 МПа, моро
зостойкость не менее 100 циклов, водонепроницаемость при давлении 
не менее 0,8 МПа, теплоустойчивость не ниже 90 °С, относительное 
удлинение при 20 °С не менее 200 %.

Бетон, из которого выполняются панели для безрулонной кров
ли, должен удовлетворять требованиям, указанным в табл. 18 для 
панелей с защитной мастичной окраской и без поверхностной гидро
изоляции.

В крышах с безрулонной кровлей уклон скатов должен быть не 
менее 5 %, в водосборных лотках — не менее 2 %. Конструкция кро
вельной панели должна обеспечивать в эксплуатационных условиях 
отсутствие трещин на верхней поверхности с защитной окраской, 
а для панелей без гидроизоляции — и в момент распалубки изделия. 
Верхняя лицевая поверхность кровельных панелей должна соответ
ствовать категории А2 по ГОСТ 13015.0—83 для панелей с защитной 
окраской и категории А1 — для панелей без гидроизоляции.

7.4. Железобетонные элементы чердачного покрытия (кровель
ные плиты и плиты лотков) рекомендуется проектировать с опирани- 
ем по двум сторонам. Применение неразрезных конструкций не ре
комендуется.
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Т а б л и ц а  18

Минимальное значение 
показателя бетона

Характеристика бетона плит покрытия
g  защитной 
мастичной 
окраской

без гидроизо- 
ляции (атмо* 
сферостойкий 

бетон)

Класс бетона по прочности на сжатие В25 В25
Класс бетона по прочности на растяже
ние

B f l .6 В * 1 ,6

Марка бетона по водонепроницаемости 
Марка бетона по морозостойкости при 
наружной температуре холодной пяти
дневки, °С:

W 6 W 8

выше минус 15 F200 F300
от минус 15 до минус 35 F300 F400
ниже минус 35 F300 F500

Кровельные плиты рекомендуется опирать на наружные стены 
и лотковые плиты, располагаемые вдоль средней оси здания. При 
наружных не несущих стенах в плоскости наружных стен рекомен
дуется предусматривать установку железобетонных балок, опертых 
на несущие поперечные стены жилых этажей.

Принятая схема опирания сборных элементов покрытия долж
на обеспечивать свободу температурных деформаций покрытия или 
его частей. При этом следует обеспечивать устойчивость конструкций 
кровли.

7.5. При рулонной кровле кровельные плиты проектируют с глад
кой верхней поверхностью. В стыках плит рекомендуется преду
сматривать устройство бетонных шпонок.

При рулонной кровле рекомендуется на карнизе укладывать 
профильные бетонные камни.

7.6. При безрулонной кровле стыки кровельных плит рекомен
дуется проектировать с бортовыми ребрами высотой не менее 10 см, 
перекрываемыми бетонными нащельниками, В местах опирания на 
водосборный лоток кровельных плит рекомендуется образовывать 
консольный свес длиной не менее 30 см со сливным ребром по краю. 
При безрулонном покрытии рекомендуется кровельные панели опи
рать на наружные стены с образованием свеса. При необходимости 
карнизный узел выполняется с бетонным парапетом.

Сборные элементы рекомендуется изготовлять в перевернутом 
положении («лицом» вниз) и переводить в рабочее положение с по
мощью кантователей. Для обеспечения требуемых показателей бе
тона по морозостойкости и водонепроницаемости рекомендуется при»
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менять виброудар ную технологию изготовления кровельных
элементов и предусматривать тепловлажностную обработку по «мяг
кому режиму».

7.7. Плиты покрытия крыш с холодным чердаком рекомендуется 
проектировать в виде тонкостенных ребристых панелей из железо
бетона: ребрами вниз — при рулонной кровле и ребрами вверх — 
при безрулонной кровле. Толщину полки кровельных плит рекомен
дуется принимать не менее 40 мм, а толщину безрулонного лотка — 
не менее 60 мм.

Плиты покрытия теплого чердака при безрулонной кровле долж
ны иметь верхний кровельный слой не менее 40 мм из плотного бе
тона и бортовые ребра высотой 100 мм. Плиты рекомендуется про
ектировать двухслойными, в том числе с теплоизоляционными вкла
дышами.

Плиты покрытия теплого чердака под рулонную кровлю реко
мендуется проектировать однослойными из легкого бетона, в том 
числе с термовкладышами или трехслойными.

7.8, Плиты чердачного перекрытия рекомендуется проектировать 
аналогичными по конструкции междуэтажным перекрытиям.

Теплотехнический расчет
7.9. Теплотехнический расчет теплого чердака выполняют из ус

ловия ограничения теплопотерь чердачного перекрытия и невыпаде- 
ния конденсата на внутренней поверхности наружных ограждений 
при соблюдении теплового баланса неотапливаемого помещения.

Расчет рекомендуется начинать с определения температуры 
воздуха в чердаке по санитарно-гигиеническим условиям

4 р  =  ' в - д ' Н« в Я Г р. (258)
где U — температура внутреннего воздуха, °С; Д/н — нормируемый 
перепад температуры у поверхности потолка, принимаемый рав
ным 4 °С; /?£ер — сопротивление теплопередаче чердачного перекры
тия, м2*°С /В т; схв — коэффициент теплоотдачи внутренней поверх
ности ограждения, Вт/м2-°С.

Определяют сопротивление теплопередачи покрытия по условию 
теплового баланса

д п о к .

0 ят ,  ( U  -  ( чер) *о "ер K T +  ( t B - t 4<;V) R ? - ~

-—  (259)
- 4 , ( ' , е р - Л ) * о ИеР

где ч̂ер температура воздуха в чердаке» °С; — температура на
ружного воздуха, °С; в̂ен — температура воздуха в вентиляционных
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Рис. 59. Расчетные температуры внутренней поверхности покрытия 
Тпок — основного покрытия; Тхол — холодного участка

каналах, °С; пвен — удельные теплопоступления с воздухом венти
ляции, Вт/м 2-С ; Аст — приведенная площадь наружных стен.

За температуру наружного воздуха принимают температуру хо
лодной пятидневки. Температура воздуха в вентиляционных каналах 
считается на 1 °С выше температуры внутреннего воздуха. Удельные 
теплопоступления с воздухом вентиляции определяют как отношение 
произведения нормативного расхода воздуха на его плотность и теп
лоемкость к площади покрытия.

Температура внутренней поверхности покрытия

“ ' ( ; « %  т

должна быть не ниже показанной на графике рис, 59,
При соблюдении указанного условия в формулу (259) вводится 

температура чердака по условию невыпадения конденсата

^чер —
i  - п п о к у п о к
1п  т д о и  а в

^пок ^пок (261)

Действительную температуру воздуха в чердаке определяют по 
формуле

t * о  +  (и (Лет +  О  +  1веи X

чер с *  « г + * s ep к + с к « г +

х /?™к*оер*от (262)
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7.10. Теплотехнический расчет открытого чердака выполняется из 
условия предотвращения выпадения конденсата на поверхность по
крытия и соблюдения теплового, влажностного и воздушного балан
сов. Воздухообмен чердака определяется притоком наружного воз
духа по условию баланса влаги

Ga =  Ов UdB -  dv)/(dp -  du) J f (263)
где Ga, GB — приведенный расход наружного и вентиляционного 
доздуха, Кг/ч*м2 покрытия; da, dв — влагосодержание наружного 
й вентиляционного воздуха, г/кг.

Действительную температуру воздуха в чердаке определяют из 
условия теплового баланса

_  Я Г  (О . +  <?„ О  +  <в +  е р <н

чер я г  я г  с  (GB +  0 Н) +  я г + я г
где с=1,01 кД ж /кг*°С— теплоемкость воздуха.

Температуру внутренней поверхности покрытия определяют по 
формуле

*пок =  ' , е р ~ ( ^ p - U / K ° X 0K)- (265)
Принимая температуры тпок за точку росы, находят расчетное 

(насыщающее) влагосодержание воздуха dp. С учетом воздушного 
баланса рассчитывают действительное влагосодержание воздуха 
в чердаке

^чер — (Ов +  Он ^н) /  (Ов Он) f (266)
которое не может быть больше расчетного. В противном случае рас
чет продолжают до совпадения значений.

Площадь отверстий на 1 м наружных стен для вентиляции чер
дака рассчитывают по формуле

A0 =  BGa /(3600ун цо), (267)
для которой скорость движения воздуха в отверстии находится из 
выражения

Vo =  vHV ( k a -  Ьп)/21. (268)

где ун“  плотность наружного воздуха, кг/м3; vB — скорость ветра, 
м/с; kUt kn — аэродинамические коэффициенты для наветренной 
и подветренной стороны; — сумма коэффициентов местных со
противлений воздушного потока; В  — ширина здания, м.

Температура и влагосодержание наружного воздуха и скорость 
ветра принимают по средним многолетним значениям за январь. 
Влагосодержание вентиляционного воздуха определяют как сумму 
влагосодержания наружного воздуха и приращения влагосодержа- 
ния в жилых помещениях, которое принимают при газификации до
мов 3,3 г/кг, для домов с электроплитами — 3 г/кг.
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8 . О Б Ъ Е М Н Ы Е  Б Л О К И

8.1. Несущие объемные блоки рекомендуется проектировать 
двух типов (рис, 60) :

первый — из открытого со стороны наружной стены цельнофор- 
мованиого коробчатого элемента и приставной панели наружной сте
ны (типа «лежащий стакан»);

второй — из открытого со стороны пола цельноформованного 
коробчатого элемента, приставной плиты пола и, в ряде случаев, 
утепляющей панели наружной стены (типа «колпак»). Применение 
других типов объемных блоков следует специально обосновать.

8.2. Коробчатые элементы несущих объемных блоков рекоменду
ется выполнять в виде пятиплоскостной конструкции из бетона клас
са не ниже В 10 с плоскими или ребристыми стенками и вспарушеиной 
потолочной плитой переменной толщины.

Внутренние поверхности стен коробчатого элемента рекоменду
ется проектировать с технологическими уклонами по высоте или по 
длине не более 15 мм.

8.3. В объемном блоке первого типа стенки и плиту пола реко
мендуется выполнять ребристыми, с ребрами наружу; ребра про
дольных стенок и плиты пола располагают в одной плоскости с ш а
гом 1000— 1100 мм. Плиту пола допускается выполнять плоской 
с ребрами по контуру. Для зданий выше 10 этажей при необходимо
сти стенки можно выполнять плоскими, увеличенной толщины. Вы
соту ребер рекомендуется принимать 100— 120 мм, толщину стенок 
между ребрами — не менее 60 мм. Торцевые стенки объемного блока 
рекомендуется выполнять плоскими, толщиной 60— 100 мм.

Толщину потолочной плиты рекомендуется принимать не менее 
80 мм.

В объемных блоках второго типа стенки рекомендуется проек
тировать плоскими с местными утолщениями с внешней стороны объ
емного блока вдоль пересечения его граней. Сечения элементов ре
комендуется принимать: продольных стен между утолщениям по
контуру — от 55 (внизу) до 65 мм (вверху) из тяжелого бетона или 
от 80 до 90 мм из легкого бетона; поперечных стен — от 80 до 
90 мм из любого бетона; потолка переменного сечения с минималь
ной толщиной 40 и 60 мм соответственно для тяжелого и легкого 
бетонов и толщиной в местах примыкания к стенам — 90 мм. Плиту 
пола рекомендуется проектировать ребристой с контурными ребра
ми высотой не менее 160 мм и толщиной плиты из тяжелого бетона 
50 мм, из легкого бетона ПО мм. В плите из тяжелого бетона высоту 
промежуточных ребер рекомендуется принимать на 20 мм менее 
высбт'ы контурных ребер. Допускается проектировать плиту без про
межуточных ребер, толщййой не менее 80 мм. Плиту пола присоеди-



Рис. 60. Схема объемного блока типа «лежащий стакан» (а), «кол
пак» (б)

няют к коробчатому элементу растворным швом и сваркой заклад
ных деталей.

М . Стенки объемных блоков панельно-блочных зданий, на ко
торые опираются сборные плиты перекрытий, следует проектировать 
толщиной не менее 120 мм исходя аз противопожарных требований*
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Рекомендуются следующие схемы передачи вертикальных на
грузок (опирания) с блока на блок:

по всему (или части) контуру стен, что обеспечивает более рав
номерную загрузку стен, высокую несущую способность блока и мень
ший расход материалов;

по четырем угловым участкам, что приближает схему работы 
блоков к зданию со скрытым каркасом; эта схема дает возможность 
максимального раскрытия проемов и безрастворного опирания бло
ков, что может оказаться целесообразным при монтаже зданий, на
пример в условиях Севера.

8.5. Наружные стены в зависимости от типа объемного блока 
проектируют трехслойными, двухслойными или однослойными.

В объемных блоках первого типа наружную стену выполняют 
из однослойных или трехслойных панелей, объединяемых с короб
чатыми элементами в заводских условиях.

В объемных блоках второго типа наружную стену образует од
нослойная или двухслойная панель, изготавливаемая в едином тех
нологическом цикле или объединенная в заводских условиях с вне
шней стенкой коробчатого элемента.

Однослойные и трехслойные панели наружных стен рекоменду
ется проектировать аналогично стенам крупнопанельных зданий.

8.6. Ненесущие объемные блоки санитарно-технических кабин ре
комендуется проектировать бетонными или из листовых материалов.

Бетонный блок рекомендуется проектировать из тяжелого или 
легкого бетонов класса не ниже В 10, Допускается стены и потолоч
ную плиту проектировать из гипсобетона класса не ниже В5. Конст
рукцию бетонного объемного элемента рекомендуется принимать 
в виде целъноформованного элемента, имеющего пять внешних граней 
(без пола или потолка) и внутренние перегородки. Толщину стен 
и потолочной плиты рекомендуется принимать не менее 50 мм. По
толочную плиту допускается выполнять из листовых материалов.

Объемный блок из листовых материалов рекомендуется проек
тировать состоящим из железобетонной плиты пола, каркаса и об
шивки листовыми материалами. При заводской сборке объемного 
блока допускается применять бескаркасное решение; в этом случае 
листы рекомендуется соединять с помощью профилированных эле
ментов, изготавливаемых экструзионным методом.

8.7. Для обеспечения необходимой разницы в отметках полов 
санузлов и остальных помещений квартиры отметка панели пола 
в санузле должна быть меньше на 20 мм, чем в проходном шлюзе 
и кухне. Рекомендуется предусматривать изготовление плиты пола 
для санузла с готовым покрытием из керамической плитки.

8.8. Внутренние перегородки между помещениями, входящими 
в состав объемного блока, рекомендуется выполнять монолитно свя-
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занными со стенами и потолком. Сопряжение монолитных перегоро- 
док со стенами и потолком рекомендуется выполнять по дуге окруж
ности с радиусом 10—20 мм.

8.9. Армирование коробчатых элементов объемных блоков реко
мендуется выполнять в виде пространственных арматурных карка
сов, собираемых на специальных кондукторах из сеток и каркасов, 
которые соединяют между собой с помощью контактной сварки.

Потолочную плиту рекомендуется армировать сварной сеткой 
с ячейками не более 250X250 мм из проволоки класса Вр-I диамет
ром не менее 3 мм.

Плоские стены рекомендуется армировать гнутыми сварными 
каркасами, состоящими из трех продольных стержней диаметром не 
менее 6 мм, устанавливаемыми с шагом не более 1500 мм. Такие же 
каркасы рекомендуется устанавливать в местах пересечения граней 
коробчатого элемента, в ребрах и вутах. По контуру проемов необ
ходимо предусматривать армирование отдельными стержнями или 
каркасами.

Стенки ненесущих объемных элементов рекомендуется армиро
вать сварными сетками аналогично армированию потолочной плиты.

Армирование плиты пола и надпроемных перемычек устанавли
вают расчетом.

8.10. Конструкция объемного блока должна предусматривать 
возможность его подъема и монтажа как за петли, так и при помо
щи специальных захватов за панель пола или горизонтальные вуты 
в его верхней части.

8.П . При транспортировании объемного блока рекомендуется 
предусматривать линейное опирание на деревянные прокладки. Для 
защиты объемного блока от атмосферных осадков рекомендуется 
предусматривать специальные инвентарные укрытия потолочной 
плиты.

При перевозке объемных блоков на железнодорожных платфор
мах необходимо применять упругую схему их крепления с использо
ванием демпфирующих прокладок.

Особенности расчета объемных блоков

8.12. Расчет объемных блоков на эксплуатационные воздействия 
рекомендуется выполнять в следующей последовательности:

из расчета здания определяют усилия, действующие в плоско
стях стен блоков;

определяют эксцентриситеты вертикальных сил относительно 
нейтральной плоскости стены;

проверяют несущую способность блоков и их соединений.
Помимо этого, производится проверка по прочности, жесткости 

и трещнностойкости отдельного блока на усилия, вонзикающие в про-
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Рис. 61. Конструктивные схемы горизонтальных диаф рагм  ж естко* 
сти
/  — объемные блоки; 2 — плиты перекрытия

цессе изготовления, транспортно-монтажных воздействий и по про
чности здания на аварийные воздействия.

При выборе расчетных схем зданий для определения усилий 
в плоскостях стен в большинстве случаев следует принимать услов
но жесткие или податливые диски перекрытий. Ж есткими считаются 
диски, в которых стыки панелей перекрытий в их плоскости обес
печивают передачу горизонтальных сдвиговых усилий, — платф ор
менные стыки крупнопанельных зданий; стыки панелей с за  моно ли* 
чиванием ш вов между ними при наличии не менее двух шпонок на 
длину стыка двух элементов; стыки опирания панелей перекрытий 
на объемные блоки, в которых вертикальная нагрузка от стен вы ш е
леж ащ их блоков передается через опорные торцы панелей.

Ж есткими (рис. 61, а )  считаются такж е диски перекрытий од
ного поперечника здания, состоящ его из двух или нескольких стол
бов объемных блоков, которые соединены в уровне перекрытий не 
менее, чем двумя сварными связям и на, закладны х деталях.

П одатливыми считаются диски, в  которых одирание панелей 
перекрытий на объемные блоки производится через «точечные паль
цы», когда горизонтальные связи  меж ду соседними столбами блоков
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Рис. 62, Расчетные схемы вертикальных диафрагм жесткости столба 
из объемных блоков

осуществляются на сварке закладных деталей и в других случаях, 
не перечисленных в предыдущем абзаце.

В расчетной схеме здания с податливыми дисками перекрытий 
рекомендуется делить на несколько (меньших размеров) фрагмен
тов, в которых диски считаются жесткими (рис. 61 ,6), и рассчиты
вать эти фрагменты раздельно.

8.13. Столбы блоков рекомендуется рассматривать как консоль
ные стержни двутаврового сплошного сечения.

В зависимости от количества и расположения дверных проемов 
в продольных стенах блоков различают два типа столбов (рис. 62).

Блоки в столбах первого типа не имеют проемов в продольных 
стенах или имеют один проем. Сечение их образуется суммировани
ем сечений стен одинаковых направлений.

Блоки в столбах второго типа имеют не менее одного проема 
в каждой из продольных стен. Столбы при этом расчленяют на от
дельные вертикальные несущие элементы (в форме прямоугольника, 
тавра, двутавра или швеллера), соединенные надприемными пере
мычками.

Для многоветвевых составных стержней для упрощения расчета 
допускается представление расчетной схемы, составленной из двух- 
ветвевых составных стержней.

8.14. При расчете столба на изгиб в направлении продольной 
оси здания от внецентренного приложения вертикальных нагрузок, 
как и при расчете в поперечном направлении, различают два типа 
столбов.

Блоки в столбах первого типа имеют проем только в одной тор
цевой стене, как правило, наружной. Сечение их считается монолит
ным. Усилия в таком столбе определяют как для монолитного стерж
ня с учетом его закрепления в уровне каждого перекрытия.

Блоки в столбах второго типа имеют проемы в обеих торцовых 
стенах, Расчетная схема столба при э*ом представляется консоль-
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ным составным стержнем с упругоподатливыми связями сдвига, за 
висящими от податливости перемычек.

По ней столбы рассчитывают на действие временных нагрузок, 
прикладываемых после окончания монтажа. Допускается пользо
ваться этой же схемой при расчете на постоянные нагрузки от соб
ственного веса блоков.

Для учета перераспределения усилий между ветвями составного 
стержня в процессе монтажа при расчете на действие нагрузок от 
собственного веса панелей перекрытий, опираемых на блоки, реко
мендуется применять поэтажно изменяемую расчетную схему.

8.15. После определения горизонтальных осевых и внецентрен- 
ных в плоскостях стен вертикальных нагрузок, приходящихся на 
каждый из вертикальных элементов (столбы блоков и панельные 
диафрагмы), для наиболее опасных сечений должны быть подсчи
таны усилия, действующие в плоскости стен.

8.16. Вертикальные нормальные напряжения в горизонтальном 
шве объемно-блочного столба, возникающие по участкам опирания 
блоков от действия перпендикулярно плоскости шва сил Мх, Afy, N, 
допускается определять по формуле

о — N f Aftf i  М х y llx  Л!# » (269)
где Nt Af*, Mv — соответственно осевое усилие и изгибающие мо
менты относительно осей, проходящих через центр тяжести сечения 
блока; Anet — площадь несущих стен блока за вычетом проемов 
(при контурной схеме опирания) или угловых участков (при угло
вой схеме); IXt 1У — моменты инерции горизонтального сечения бло
ка (при контурной схеме) или угловых участков (при угловой схе
ме) относительно осей, проходящих через центр тяжести сечения 
несущих стен блока; х , у — расстояния от центра тяжести горизон
тального сечения несущих стен блока (участков опирания при угло
вой схеме) до места определения ординат эпюр а. Величины орди
нат эпюры рекомендуется определять для угловых точек блока, при
нимая промежуточные значения по линейной интерполяции.

8.17. Для расчета на изгиб из плоскости граней блоков реко
мендуется учитывать пространственную работу самих блоков и при 
контурной схеме опирания совместную их работу в столбе (защем
ление блоков).

Наиболее существенным является защемление продольных (длин
ных) стен блоков. Поэтому возможным упрощением расчетной схе
мы блока является введение в нее не передающих изгибающих уси
лий шарнирных цилиндрических связей торцевых граней с продоль
ными,

8.18. Для определения максимальных величин изгибающих мо
ментов по среднему поперечному сечению блоков, не имеющих ши
роких (более 1,2 м) проемов в продольных стенах, возможна замена 
пространственного столба объемных блоков на плоскую многоэтаж
ную раму с упругоподатливыми связями ригелей и стоек (рис. 63, а).
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Рис. 63. Расчетные схемы 
для определения усилий 
в столбе из объемных бло- 
ков с учетом частичного за 
щемления блоков в гори
зонтальных стыках 
а — столб блоков; 6  — объем- 
вый блок

8.19. Для приближенного определения величин изгибающих мо
ментов по среднему поперечному сечению блоков без специальных 
программ допускается использовать расчетную схему в виде одно
этажной рамы, с учетом дополнительных связей, условно заменяю
щих влияние вышележащих блоков (рис. 63 ,6 ).

Жесткости дополнительных связей на изгиб можно приближен
но определять по формуле

W (12Xm), (270)
где Ьеоп — ширина площадки контакта с учетом возможности не- 
пробетонирования краевых участков; 6W — возможное смещение объ
емных блоков от проектного положения по горизонтали; Ящ — по
датливость на сжатие растворного шва.

В практических целях возможно пользоваться той же схемой 
и для расчета блоков, не имеющих симметрии толщин стен (но от
личающихся по толщине не более чем в 2 р аза), на несимметричные 
нагрузки.

8.20. При расчете столба блоков на изгиб из плоскости грани 
принимаются нагрузки:

при расчете отдельного блока — вертикальные распределенные 
на перекрытие нагрузки от его собственного веса g ;

при расчете столба — вертикальные, распределенные на пе
рекрытие нагрузки, за исключением нагрузок от собственного веса 
( р — £ ) ;

распределенные вдоль ш ва вертикальные нагрузки Q от опира-
ния плиты перекрытия на стену блока, приложенные с эксцентриси
тетом eQ относительно нейтральной оси стены;

распределенные вдоль шва вертикальные нагрузки от вышеле
жащих этажей N, приложенные с эксцентриситетом е относительно 
нейтральной оси стены.

**7 £

■ ц f

Ь —

Ь—

Ь.______£
'ТГТГГ777ТТПТ.

6)
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Рис. 64. Схемы для опреде
ления эксцентриситетов в 
стыке объемных блоков

Эксцентриситеты е рекомендуется считать одинаковыми по вы
соте столба.

8.21. Эксцентриситет е равен сумме эксцентриситетов ei и е% 
соответственно из-за наличия геометрического эксцентриситета цент
ра тяжести поперечного сечения шва относительно нейтральной оси 
стенки нижнего блока и из-за возможного отклонения от проектной 
величины сдвижки нижней опорной части верхнего блока относи
тельно верхней опорной части нижнего блока (рис. 64). При отсут
ствии экспериментально обоснованных значений рекомендуется 
принимать величины в1=0,5см, е2=*1 см.

8.22. Для проверки прочности каждой из несущих стен блока 
следует предусматривать такую комбинацию эксцентриситетов на
грузки eQ% ei и ег, которые приводят к наиневыгоднейшей комбина
ции нормальной силы и момента из плоскости стены (как правило, 
Mmaxt N). Эти величины можно условно считать для блока эксцентри
ситетами внешних вертикальных нагрузок, приложенных в плоско
стях стен.

8.23. После определения эпюры изгибающих моментов в среднем 
сечении блока или у края проема допускается их промежуточные по 
длине стены значения считать распределенными по полуволне сину
соиды с максимумом в среднем сечении (у края проема) и нулем 
у края стены.

8.24. Изгибающий момент, вводимый в расчет при определении 
несущей способности стены для каждого вертикального сечения, при
нимается максимальным в средней трети высоты этажа по эпюре М 
для рамы, образованной этим сечением.

Расчетный эксцентриситет сжимающей силы в среднем сечении 
блока должен приниматься равным полученному из расчета блока 
(или заменяющей рамы) как статически неопределимой конструк
ции, но не менее величины е  , равной 0,1 высоты сечения при 
< 1 0  см и 1 см при й >10см . Этим приемом можно пользоваться при 
полученной из расчета величине эксцентриситета внутренних сил 
в среднем сечении блока, не выходящей из пределов ядра сечения. 
В противном случае требуется уточнение расчетной схемы или из
менение геометрических характеристик элементов и стыков блоков.
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8.25. Проверка несущей способности объемных блоков произво- 
днтся для двух горизонтальных сечений:

в опорном сечении (горизонтальном стыке);
в промежуточном по высоте стены (в средней ее трети), где 

действует максимальный изгибающий (из плоскости стены) момент.
8.26. Прочность опорных сечений (горизонтальных стыков) объ- 

емных блоков рекомендуется проверять как для платформенных 
стыков с односторонним опиранием перекрытий.

8.27. При проверке несущей способности промежуточных по вы
соте сечений стен объемных блоков допускается условно расчленять 
стены вертикальными сечениями (рис. 65) и определять независимо 
среднюю несущую способность Nt расчлененных сечений с учетом ве
личины эксцентриситета е\ вертикальных сил, действующих в каж 
дом сечении, после чего суммировать их по длине каждой стены 
и сравнивать с действующей на нее расчетной нагрузкой

2  fft bt > Nt (/ -  g  +  (N3 -  лд (/2 -  /, /2 -  I \ ) m , (271) 
f«l

где n — число участков дробления длины стены (без проемов); ре
комендуется принимать п>Б . Ребристые стены с регулярными вер
тикальными ребрами целесообразно дробить на одинаковые участки 
таврового сечения шириной, равной расстоянию между ребрами; 
Ni — средняя несущая способность единицы длины /-го вертикаль
ного участка стены; bt — длина /-го участка; N u N* — ординаты 
эпюры N по краям стены; /, /ь /2 — длины соответственно стены, 
участка до проема и проема.

8.28. Несущую способность угловых участков стен (при моно
литной связи смежных стен) допускается определять отдельно как 
для бетонных (железобетонных) элементов уголкового профиля 
с длиной перьев уголка, равной шести толщинам стенок /.

Эксцентриситет сжимающей силы, приходящийся на этот угол, 
принимается не менее 2 см.

При наличии с одной или двух сторон углового сечения про
емов обязателен учет продольного изгиба углового элемента.

8.29. Расчетная длина (высота) стен блоков (стоек рамы) /о 
принимается равной 0,8 Я 0, если над расчетным сечением располо
жено не менее четырех этажей блоков. В остальных случаях /0=  
—0,9 Н0у где Но — высота этаж а, за вычетом толщины перекрытия,

8.30. При учете транспортных и монтажных воздействий необ
ходимо производить расчет отдельного блока по несущей способно
сти, трещиностойкости и деформациям на зависание угла. Прогиб 
свободного угла блока, опертого по трем углам, определяется по 
формуле

РаЬ /  1___ 1____ 1_______  _ ! ___ 1____ _ 1 ____ \
Ш  G sh b  Gbtb h Gbt9h ) f

(272)
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Рис. 65. Схемы усилий в стенках объемного блока
с — без проемов; б — с несимметрично расположенным проемом: в — с сим* 
метрично расположенным проемом; г — схема объемного блока

где Р — вес блока симметричного по толщине стенок (без наруж
ной стены и балкона) с учетом коэффициента динамичности; Ои 
ti — модуль сдвига и толщина (-й грани (t'—1, 2, 6).

Для сплошных граней при определении Gi допускается считать, 
что они работают без образования трещин, если соблюдается ус
ловие
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Р  < ; 4/j//?5f)8£r , (273)

Для граней с проемами величину Gi можно определять исходя из 
условия равенства горизонтальных перемещений сплошной грани 
и грани с проемом, имеющей те же наружные размеры.

8.31. При наличии немонолитных связей сдвига, соединяющих 
отдельные грани блоков, их жесткость должна вводиться в величи
ну G соответствующей грани.

Возможный прогиб свободного угла блока длиной более 4,8 м 
должен быть ограничен при статических воздействиях величиной 
10 мм, при динамических— 15 мм; при длине блока до 4,8 м — 
7 и 10 мм.

8.32. Несущую способность блока при зависании угла допуска
ется определять по методу предельного равновесия. Трещины при 
перекосах появляются и развиваются, в первую очередь, в углах 
проемов. В состоянии предельного равновесия эти участки в рас
четной схеме следует превращать в пластические шарниры. Чтобы 
определить разрушающие усилия на блок, проверить или подобрать 
армирование всех граней, следует превратить блок в пространствен
ный механизм, для чего необходимо последовательно превращать 
в плоский механизм каждую грань с проемом; остальные грани при 
этом считаются абсолютно жесткими в своей плоскости.

Определение несущей способности следует производить в соот
ветствии с вероятными схемами излома граней исходя из наименее 
благоприятного варианта работы конструкции для продольных гра
ней. При этом следует суммировать усилия от кручения блока с изги
бом в вертикальной плоскости.

Армирование элементов блока рекомендуется назначать на 20— 
30 % выше, чем полученное по расчету методом предельного рав
новесия.

8.33. Перемычки под и над проемами в стенах при зависании уг
ла блока должны быть проверены по поперечной силе Q, равной:

для торцевых граней

Q =  P /8 )i (274)

для продольных граней

Q =  Р  (3 — b/d )/8 . (275)

8.34. Все плоские элементы, в том числе и комплектующие блок 
(панели пола, панели наружных стен) должны быть проверены по 
прочности и ширине раскрытия трещин при действии распалубочных, 
монтажных и транспортных нагрузок с учетом возможного измене
ния расчетных схем элементов при работе на эти воздействия.

При этом учитывается действительная минимальная прочность 
бетона элемента на момент воздействия,
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Не допускается транспортирование объемных элементов до до
стижения бетоном прочности, равной 0,7 и плоских элементов — до 
0,5 нормативных сопротивлений.

Распалубочные усилия на элемент принимают по данным спе
циальных исследований, но не менее 20 МПа (200кгс/м2).

При расчете на транспортные и монтажные нагрузки действие 
собственного веса принимается с коэффициентом динамичности, рав
ным 1,8 при транспортировании и 1,5 — при монтаже.

Максимальная кратковременная ширина раскрытия трещин — 
0,4 мм,

8.35. Горизонтальные элементы блоков рассчитываются на вер
тикальные транспортные нагрузки с учетом пространственной ра
боты и действительной расчетной схемы (наличие временных подпо
рок, демпфирующих стоек и т. п.).

Плита потолка блока должна проверяться по прочности на дей
ствие сосредоточенной нормативной нагрузки 2000 Н (вес двух мон
тажников с инструментом).

ПРИЛОЖЕНИЕ 1

РЕКОМЕНДАЦИИ ПО ОПРЕДЕЛЕНИЮ УСИЛИИ 
В НЕСУЩЕЙ СИСТЕМЕ ЗДАНИЯ НА ОСНОВЕ 
РАСЧЕТНОЙ СХЕМЫ В ВИДЕ ВЕРТИКАЛЬНОГО 
СОСТАВНОГО СТЕРЖНЯ

1. В настоящем приложении изложена упрощенная Методика оп
ределения усилий в несущей системе бескаркасного здания с одина- 
новыми по высоте конструктивно-планировочными решениями. Ме
тодика позволяет выполнять расчет с помощью карманных или на
стольных калькуляторов без применения специальных программ для 
ЭВМ. Методику рекомендуется использовать на начальных стадиях 
проектирования при компоновке несущей системы для предваритель
ного назначения толщин и классов бетона стен, расчета стыковых 
соединений и связей. Если параметры конструкций, назначенные по 
конструктивным соображениям (например, по условиям обеспечения 
ограждающих функций), обеспечивают требуемую прочность и жест
кость несущих конструкций, то не требуется дальнейшего уточне
ния результатов расчета.

В противном случае рекомендуется выполнять расчет по специ
альным программам на ЭВМ с использованием уточненных рас
четных схем и предпосылок.

2. Для предварительного расчета рекомендуется использовать 
расчетную схему в виде системы вертикальных диафрагм жесткости, 
объединенных между собой в уровне перекрытий» которые считаются
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абсолютно жесткими в собственной плоскости. Каждая из верти
кальных диафрагм жесткости рассматривается как вертикальный 
составной стержень, защемленный основанием.

В составном стержне выделяют несущие и связевые элементы. 
Форму и размеры несущих элементов (столбов) рекомендуется на
значать по рекомендациям разд. 3 настоящего Пособия. Дискретно 
расположенные связевые элементы (перемычки, податливые стыко
вые соединения, перекрытия) заменяют эквивалентными по жестко
сти (податливости) при сдвиге непрерывными связями, соединяющи
ми столбы. Для упрощения расчета разрешается в диафрагмах 
с постоянным шагом проемов по длине стены (например, для наруж
ных стен при расчете их на усилия в плоскости стены) не включать 
в расчетную схему промежуточные простенки; при этом податливость 
связей между крайними столбами принимается равной сумме по
датливостей вертикальных рядов связей между ними.

3. При расчете на вертикальные нагрузки, температурные воз
действия и неодинаковую усадку сопрягаемых стен каждую верти
кальную диафрагму жесткости рассчитывают независимо, считая, 
что отсутствуют горизонтальные перемещения составной системы. 
Горизонтальные (ветровые) нагрузки распределяются между верти
кальными диафрагмами жесткости пропорционально4 их приведенной 
изгибной жесткости, определяемой по п. 7 настоящего приложе
ния.

4. Расчет рекомендуется выполнять в следующей последователь
ности:

, определяют жесткостные характеристики связей сдвига ц стол
бов; по формуле (3) Пособия проверяют, можно ли считать связь 
сдвига жесткой. В случае, если связь считается жесткой, то соеди
ненные этой связью столбы объединяют в один и для такого объеди
ненного столба снова определяют жесткостные характеристики!

каждую из вертикальных диафрагм жесткости рассчитывают 
независимо на непосредственно приложенные к ней вертикальные 
нагрузки и температурно-влажностные воздействия, а также на еди
ничную сосредоточенную силу в уровне верха здания;

определяют приведенную изгибную жесткость каждой из диа
фрагм E Iitred;

для зданий, при расчете которых необходимо учитывать влияние 
динамической составляющей ветровой нагрузки и проверять ускоре
ния колебаний, возникающих в результате пульсаций ветрового на
пора;

определяют приведенную изгибную жесткость здания Е1геа, рав
ную сумме приведенных изгибных жесткостей всех диафрагм;

вычисляют период колебаний основного тона и расчетные вет
ровые нагрузки и проверяют значение ускорений колебаний;
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расчетная ветровая нагрузка распределяется между диафрагма* 
ми пропорционально их приведенной изгибной жесткости;

определяют усилия в каждой из диафрагм от ветровых нагру
зок.

б. Для определения усилий в плоском составном стержне с г ря
дами податливых продольных связей рекомендуется использовать 
метод сил. В качестве неизвестных принимают продольные силы Ti 
0  =  1, 2, г), перераспределяемые между столбами i и (Й-1).

Продольную силу 7^(1) в сечении | = х / Я  (х — расстояние от 
верха здания до рассматриваемого сечения, Н  — высота здания) ре
комендуется определять по формуле

г, (В “ ^ © - 2  CD
V*1

Ti (i) =  # 2 Pi [(5 -  6s/2) All +  (8 -  6»/3) Aja/2 +  (g -  6-/4) A/,/3 +  
+  (6-8*/5)A|4/4]; (2)

A.„ =  сь. Ы,
i l  i  i

+

P j+ i
EA i+i +

(3)

4 » : ■ H ^  +  2  Pi L i № i  +  P t H E A t )  -  P i + 1 ! ( E A i+ 1 ) j ;  (4)

Д,8= ? Я *  Щ (2 Ъ Е 1 )\ (5)
(6)Д,4»*Я*/.,/(в2£/);

7*? — определяют из решения следующей системы алгебраических 
уравнений;

■ ^ ( я » р () 2 7 + 2  у » 7! -

0=1,2......г ); (7)
1=4

F ] = 2  ^ n J T ' (8)
1=1

J i  = 2 / w h (9)
J l  =  2 sin tov/w*; (10)

•̂3 = 4 (-v sin wv — l)/®v! (ID
^ 4  «= 6 sin (a>* _  2) /ю®; (12)
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a>v =  ( 2 v - l ) j t / 2 ;  (13)

Pi — погонная жесткость при сдвиге связи между столбами 
i  и l + l ;  a i(i+ i> — коэффициент линейного температурного расшире
ния для столба * ( /+ 1 ) ;  у ц — коэффициенты, вычисляемые по фор
мулам:

Y,., =  1 / (£ /» ,)  +  М {ЕА(+1) +  L’ / Ш ;  (14)

Y i.i+ i =  Y/+i,i — 1/(ЯЛ (-(-]) -f- L t L i+ i /2 E l;  (15)
Yi j  =  YJ,t =  Ц  L j i ’ZEl', (16)

• t f - l < / < l + l )
Т ц ш )  — изменение средней температуры столба i ( H - l ) ;  e°(f+1) — 
Стесненная, средняя по толщине стены, деформация усадки столба 
i ( l + l ) ;  A ft(ui) — перепад температур по толщине столба i (М-1); 
Р ц ш ) — вертикальная сосредоточенная сила, приложенная в верх
нем сечении 6 = 0  столба / ( / + 1 ) ;  — эксцентриситет про
дольной силы Р ц и  1) в плоскости диафрагмы; ЕА1Ц+ Х) — продольная 
жесткость столба * * ( /+ 1 ) ; E lm + i) — изгибная жесткость столба 

2 EI — сумма изгибных жесткостей всех столбов диафраг
мы; pt(i+ о — равномерно распределенная по высоте продольная 
сжимающая сила в столбе i( M - l ) ;  — эксцентриситет про
дольной силы pi<nn в плоскости диафрагмы; S  — сосредоточенная 
поперечная нагрузка, приложенная в сечении 6 = 0 ;  q — равномерно

А
распределенная поперечная нагрузка; q — максимальное значение 
распределенной поперечной нагрузки, изменяющейся по линейной 
зависимости от нуля в сечении 6 = 0 ;  Й — количество членов при
ближения.

Коэффициенты wv , /  приведены в табл. 1.
Т а б л и ц а  1

V w v в»2V j v 4 4 4

1 1,5708 2,4674 0,51602 0,32851 0,23874 0,18669
2 4,7124 22,207 0,01911 —0,00405 —0,00983 —0,011071
3 7,8540 61,685 0,00413 0,000526 +0,000917 0,001526
4 10,995 120,90 0,00150 —0,000137 —0,000298 —0,000404
5 14,137 199,86 0,00071 0,000050 0,000093 0,000149

В связи с быстрой сходимостью ряда при вычислении величины 
Tv{ допускается учитывать один член ряда ( Q = l ) .

6. Усилия в составном стержне с г рядами податливых связей 
сдвига определяют по формулам:

продольная сила в сечении 6 столба i

15*

Nt { % ) = r f l ( l )  +  T i_ x ( l ) - T i ( |) ,  

Л ^ ( 1 ) = Я г +  ^ Я ;

(17)

(18) 
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(19)

изгибающий момент в сечении |  столба i

M t ( l ) = M 0 ($) - 2  Lj T j (£),
/ = i

MQ (0  =  P t e°i +  Pt Het 1 +  SH I +  qH2 f / 2  +  qH2 ?3/6; (20)

сдвигающая сила в связях между столбами i и i+ 1  в уровне 
верхнего этажа п

Vi (in) =  т | ( |„ ) ;  (21)
в уровне этажа h < n

=  i) ; (22)
где ~  1 — {h +  1 )/п  (23)

(Л =  1 , 2 , . . . ,  ft).

7. Приведенную изгибную жесткость вертикальной диафрагмы с 
г рядами проемов рекомендуется определять по формуле

где В 3 — корни уравнения (2) при v = l  для нагрузки в виде единич
ной сосредоточенной поперечной силы 5 = 1 , приложенной в сечении 
1 - 0 .

8. Период основного тона колебаний в случае, когда длиПа 
в плане вертикальных диафрагм не превышает 0,2 высоты здания, 
можно определять по формуле

Ti =  1,76tfa V m / I £ l Ted, (25)

где т  — масса единицы высоты здания, рассматриваемого как кон
сольный стержень; 2£7геа — сумма приведенных изгибных жестко- 
костей вертикальных диафрагм.

В случае, если имеются диафрагмы, длина которых больше 0,2 
высоты здания, то при определении периода колебаний необходимо 
учитывать влияние деформаций сдвига стен в собственной плоскости. 
Период первого тона в этом случае можно определять по формуле

Tt «  1 ,05Я2 У щ г Е Ё Т ^ Г , (26)
i|> =  (14,56 +  13,32т +  3 ,36та) / (5 ,04 +  2 ,8т); (27)

V =  m E l red/W 2 ZGAred). (28)

'SGAred — сумма сдвиговых жесткостей вертикальных диафрагм, оп* 
ределяеМьгх без учета площади Полок.
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Определение усилий в протяженных зданиях от температурных 
и усадочных воздействий

9. Для протяженных в плане здания усилий от температурно
влажностных воздействий рекомендуется определять с использовани
ем расчетной схемы в виде горизонтальной составной системы с про
дольными поясами в уровне перекрытий, которые соединены подат
ливыми связями сдвига. Приводимые ниже расчетные формулы 
применимы для регулирования по высоте составных стержней. Нижний 
ярус составной системы может иметь геометрические и жесткостные 
характеристики, отличающиеся от остальных ярусов. Расчетные фор
мулы получены для системы с бесконечно большим числом ярусов 
и применимы для определения усилий в нижней половине высоты 
здания при количестве этажей девять и более (в верхних этажах 
усилия существенно уменьшаются).

При расчете учитываются изменения во времени средних по се
чениям конструкции температур At (по отношению к начальной тем
пературе f0) и относительных деформаций усадки бетона е, возника
ющих из-за уменьшения его начальной влажности.

Изменение во времени средних по сечениям конструкций темпе
ратур At и начальные температуры to определяются по СНиП 
2.01.07—85.

10. Расчет на температурно-влажностные воздействия выполня
ется для стадий возведения и эксплуатации здания.

Для стадии возведения рекомендуется различать два расчетных 
случая:

первый — здание возведено в теплое время года и до пуска ото
пления конструкции здания охлаждаются вследствие понижения тем: 
пературы наружного воздуха в холодное время года;

второй — здание возведено в холодное время года и конструкции 
здания нагреваются вследствие повышения температуры наружного 
воздуха в теплое время года.

В первом расчетном случае из-за противодействия основания 
температурным изменениям линейных размеров продольных конст
рукций в них возникают растягивающие напряжения, во втором рас
четном случае — сжимающее напряжения.

В первом расчетном случае усадочные деформации можно не 
учитывать, так как в холодное время года деформации усадки бето
на не увеличиваются. В связи с тем, что температурные и усадочные 
деформации во втором расчетном случае противоположны по знаку, 
а сжимающие напряжения в продольных конструкциях, как правило, 
не опасны, допускается второй расчетный случай не рассмат* 
ривать.

Д ля стадии эксплуатации необходимо проверить конструкции на
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совместное влияние температурного сокращения продольных наруж
ных стен и деформаций усадки продольных конструкций.

Для зданий с ненесущими наружными стенами, а также с трех
слойными несущими стенами с гибкими связями между слоями при 
определении усилия во внутренних конструкциях можно учитывать 
только изменение деформаций усадки. Наружный слой продольных 
трехслойных стен в случае опирания его на фундамент следует рас
считывать на совместное влияние уменьшения его средней темпера
туры (при переходе от теплого к холодному времени года) и дефор
маций усадки.

11. Продольное усилие в сечении £ продольного пояса над к-м 
ярусом определяется по формуле

« .  <0 =  <«* Л /, +  в») ЕЛк (  ̂ (29)

A. °'‘***»4
где а  к — коэффициент линейных температурных деформаций бетона 
конструкций, образующий продольный пояс k\ Atk — расчетный пе
репад средних температур продольного пояса k\ е * — расчетное из
менение деформаций усадки бетона, образующего продольный по
яс к; ЕАн — продольная жесткость /г-го пояса (при Л>1 ЕАк—ЕА)\

г»й=  (2ц— 1) л/2; (30J
£ — безразмерная координата, отсчитываемая вдоль длины состав
ной системы с началом отсчета по ее середине (0 < £ < 1 ) ;  рь 0 —• 
погонные жесткости при сдвиге продольных связей соответственно 
в первом и всех остальных ярусах составной системы;

Pi _ Г i — Р  ^ { е а . - е а ) 1 - L ,
%  ~  р L Pi я Pi J v (31)

при pi — р и EA\ =  E A q y = \; I — полудлина составной системы (по
ловина расстояния между температурно-усадочными швами);

гц=‘% + У Га1— 1> (32)
al l = \ + E A w 2J ( 2 l 2 p). (33)

В формуле (29) число учитываемых членов ряда рекомендуется 
принимать с учетом того, что первый отбрасываемый член ряда ха
рактеризует ошибку вычислений. Для получения решения с точностью 
0,05 достаточно учесть пять членов ряда. В общем случае рекомен
дуется удерживать нечетное число членов ряда.

Погонное сдвигающее усилие в продольных связях /г-го яруса 
определяется по формуле

(0 = (аА + eh) Фк
l) sin (иу S)

• (34)
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12. Продольная жесткость fc-ro пояса ЕАк определяется как сум
ма продольных жесткостей перекрытия EAh,pf продольных стен 
ЕАк.ю. При изменении жесткостных характеристик перекрытий и про
дольных стен по длине определяется приведенная продольная жест
кость пояса, определяемая по формуле

EAk =  2  к / ±  (Lt/EAh.t) , (35)
t=l (=1

где Li — длина f-ro участка по длине здания, в пределах которого 
продольная жесткость пояса постоянна; £ Л м  — продольная жест
кость k-ro пояса на J-м участке; п — общее число участков.

Продольная жесткость пояса до образования трещин в бетоне 
определяется по формуле

ЕА =  Е гАь +  Е$Аа, (36)
где Ei — длительный модуль деформации бетона

Я( =  Е6/ ( 1 + ф м ); (37)
Е ь — начальный модуль упругости бетона; <рм — определяется по 
формуле (2) Пособия.

Продольная жесткость пояса после образования в нем трещин 
определяется по формуле

EA =  E 8 Aal$ St (38)
где — коэффициент, учитывающий работу растянутого бетона
между трещинами и определяемый согласно нормам проектирования 
железобетонных конструкций.

13. Погонная жесткость р* связей сдвига fc-го пояса определя
ется по формуле

h ^ G A k j K H ^ L t ) ,  (39)
*=1 1

где GAh.i — жесткость при сдвиге горизонтального сечения продоль
ных стен 6-го яруса на t-м участке; Як — высота k-ro яруса; Li — 
длина t-ro участка.

Жесткость при сдвиге f-ro участка сквозной продольной стены 
с проемами рекомендуется определять для горизонтального сечения 
в, уровне проемов по формуле

0/*41, - £ , Л , / ( 2 . 8  +  Д § /^ ) . (40)

где At, Li — соответственно площадь и длина горизонтального се
чения стены на t-м участке; Я 0 — высота проема в стене в k-u 
ярусе.

Жесткость при сдвиге z-го участка продольной стены, состоящей 
из отдельных, не связанных между Собой участков, рекомендуется

231



определять по формуле

GAh,i
2.5 Hh \ - i
El А1 Iфt J (41)

где Сф — коэффициент жесткости основания при повороте фунда* 
мента в плоскости стены; — момент инерции фундамента *-го 
участка стены относительно оси, перпендикулярной плоскости пово
рота фундамента.

При опирании стен на свайные фундаменты с высоко располо
женными ростверками жесткости при сдвиге связей необходимо оп
ределять по специальным рекомендациям*

ПРИЛОЖЕНИЕ 2

РЕКОМЕНДАЦИИ ПО ОБЕСПЕЧЕНИЮ УСТОЙЧИВОСТИ 
КРУПНОПАНЕЛЬНЫХ ЗДАНИЙ 
ПРИ АВАРИЙНЫХ ВОЗДЕЙСТВИЯХ

1. Несущая система жилых зданий должна быть устойчива к про
грессирующему (цепному) разрушению- в случае локального разру
шения отдельных конструкций при аварийных воздействиях (взрыв 
бытового газа или других взрывоопасных веществ, пожар и т. п.), 
Это требование означает, что в случае аварийных воздействий, не 
предусмотренных условиями нормальной эксплуатации зданий (взры
вы, пожары, ударные воздействия транспортных средств и т. п.), 
допускаются локальные разрушения несущих конструкций (полное 
или частичное разрушение отдельных стен в пределах одного этажа 
и двух смежных осей здания), но эти первичные разрушения не дол
жны приводить к обрушению конструкций или к разрушению сосед
них несущих элементов, на которые передается нагрузка, ранее вос
принимавшаяся элементами, поврежденными аварийным воздейст
вием.

Конструктивная система здания должна обеспечивать его проч
ность и устойчивость в случае локального разрушения несущих кон
струкций, как минимум на время, необходимое для эвакуации людей, 
Перемещение конструкций и раскрытие в них трещин не ограничи
вается.

2. Устойчивость здания к прогрессирующему обрушению прове
ряется расчетом на особое сочетание нагрузок и воздействий, вклю
чающее постоянные и временные длительные нагрузки, а также воз
действие гипотетических локальных разрушений несущих конст
рукций.

Постоянная и временная длительная нагрузка должна опреде-
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литься по СНиП 2.01.07—85. При этом коэффициенты сочетаний на
грузок и коэффициенты надежности по нагрузкам к постоянным 
и длительным нагрузкам следует принимать равными единице.

Воздействия локальных разрушений несущих конструкций учи
тываются тем, что из конструктивной системы здания удаляются от
дельные элементы, которые могут быть разрушены при аварийнх 
воздействиях.

Для панельных жилых зданий в качестве расчетной схемы ло
кального разрушения следует рассматривать разрушение (удаление) 
двух пересекающихся стен в пределах одного (любого) этажа на 
участках от их вертикального стыка (в частности, от угла здания) 
до ближайшего проема в каждой стене или до следующего верти
кального стыка со стеной перпендикулярного направления.

Для оценки устойчивости здания против прогрессирующего об
рушения разрешается рассматривать лишь наиболее опасные расчет
ные схемы разрушения:

локальные разрушения, включающие разрушения наружных стен, 
ослабленных дверными проемами выходов на балконы и лоджии 
(схемы 1, 2, 3 на рис. 11);

локальные разрушения, включающие разрушения внутренних 
стен, слабо связанных с остальными вертикальными конструкциями 
из-за наличия дверных проемов (см. схемы 1, 4, 5 на рис. 11), из-за 
балочной разрезки большепролетных плиточных перекрытий (см. 
схемы 2, 5 на рис. 11) или из-за частичного отсутствия связей через 
перекрытия (стены, примыкающие к лестничным клеткам; схема 4 
на рис. 11).

3. При расчете панельных зданий на устойчивость к прогрессиру
ющему обрушению нормативные сопротивления материалов прини
мают в соответствии со СНиП 2.03.01—84 и СНиП Н-23-81. Расчетные 
характеристики сопротивления материалов, определяемые делением 
нормативных сопротивлений на коэффициенты надежности, для бе
тонных и железобетонных конструкций повышают за счет использо
вания коэффициентов надежности, указанных в табл. 1. Кроме того,

Т а б л и ц а  1

Материал
Напряженное состояние Условное Коэффициент

или характеристика обозначе надежности
материала ние по материалам

Бетон Сжатие Yь 1,15
Растяжение Уы 1,25

Арматура Класс A-I, А-И У. и
Класс A-III 1,05
Проволочная 1,2
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расчетные сопротивления умножают на коэффициенты условий ра
боты, учитывающие малую вероятность аварийных воздействий 
и интенсивный рост прочности бетона в первый период после возве
дения здания, а также возможность использования арматуры за пре
делом текучести материала. Коэффициенты условий работы для 
бетона принимают по табл. 2, для арматуры классов A-I, А-П, А-III 
вводится единый коэффициент у* —1,1.

Т а б л и ц а  2

Факторы, обусловливающие введение 
коэффициентов

Условное
обозначе

ние

Коэффициент 
условий 

работы бетона

1. Конструкции бетонные Ybi 0 ,9
2. Нарастание прочности бетона во времени, 
кроме бетонов класса В50 и выше, бетонов 
на глиноземистом цементе, алюминатных и 
алитовых портландцементах

Уь» 1,25

3. Элементы заводского изготовления (бе
тонные и железобетонные)

Уьг 1,15

Расчетные сопротивления прокатной стала принимаются по 
СНиП II-23-81 с учетом допустимости работы пластичных сталей за  
пределом текучести. Коэффициент условий работы для пластичных 
сталей принимается равным 1,1.

4. Для оценки устойчивости панельных зданий к прогрессирую
щему обрушению следует выделить два типа неповрежденных ко нет-- 
руктивных элементов. В элементах первого типа воздействия локаль
ных разрушений не вызывают качественного изменения напряженного 
состояния, а приводят лишь к увеличению напряжений и усилий 
(неповрежденные стеновые диафрагмы и плиты перекрытий, нерас
положенные над локальным разрушением). В  элементах второго ти
па (к ним относятся конструкции, потерявшие первоначальные опо
ры — стеновые панели и плиты перекрытий, расположенные над 
локальным разрушением) в рассматриваемом состоянии здания ка
чественно меняется напряженное состояние.

В связи с тем, что элементы первого типа при нормальных экс
плуатационных воздействиях подвергаются нагрузкам в два-три раза 
ниже разрушающих, а расчетные локальные разрушения, как прави
ло, не могут вызвать, перегрузки этих конструкций более, чем в два 
раза, прочность элементов первого типа разрешается не проверять. 
Основной задачей расчета является проверка устойчивости стеновых 
панелей и плит перекрытий, расположенных выше локального разру
шения и потерявших опору в результате локального разрушения стен. 
Устойчивость этих конструкций зависит как от прочности самих за-
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Рис. 1. Диаграмма деформирования растянутой линейной связи при 
разрушении различных ее элементов
а — при выкалывании анкерующего бетона; 6 — при разрушении сварных со
единений; в — при разрушении листовой или стержневой связи

висших элементов, так и от прочности их связей между собой 
и с неповрежденными стенами.

Устойчивость здания против прогрессирующего обрушения сле
дует обеспечивать, в первую очередь, за  счет рационального констру
ирования связей между сборными элементами. Усиление самих сбор
ных элементов, расположенных над локальным разрушением, не ре
комендуется,

5. В  целях повышения экономичности конструктивных решений 
связей, препятствующих прогрессирующему обрушению, необходи
мо повышать их пластичность, добиваясь, чтобы в предельном состо
янии после исчерпания несущей способности связь не выключалась 
из работы и допускала без разрушения сравнительно большие абсо
лютные деформации (порядка нескольких миллиметров).

Для обеспечения пластичности соединений сборных элементов их 
конструктивные решения должны включать специальные пластичные 
элементы, выполненные из пластичной листовой или арматурной 
стали.

Растянутая линейная связь между сборными элементами, как 
правило, представляет цепочку последовательно соединенных элемен
тов — анкер закладной детали, закладная деталь, собственно связь, 
закладная деталь второго элемента в ее анкер, В силу случайной 
изменчивости сопротивлений отдельных элементов этой цепи и их 
соединений предельное состояние всего стыка определяется слабей
шим звеном. Соответственно реальная пластичность всего соединения 
зависит от того, какой элемент окажется слабейшим;

если произойдет выкалывание бетона, в котором анкеруется з а 
кладная деталь, то разрушение будет носить хрупкий характер с весь
ма незначительными абсолютными деформациями, предшествующи
ми выключению связи из работы (рис, 1, а ) ;
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если разрушится одно из сварных соединений то, хотя при ка
чественной сварке пластичность и проявится в силу малой протяжен
ности самого разрушаемого звена, абсолютные деформации, пред
шествующие выключению связи из работы, будут сравнительно не
велики (рис. 1 ,6 );

только в том случае, когда слабейшим звеном соединения ока
жется собственно металлическая связь, все соединение проявит мак
симально возможные пластические свойства (рис. 1 ,в).

Соединения сборных элементов, препятствующие прогрессирую
щему обрушению панельных зданий, должны проектироваться нерав
нопрочными, при этом элемент, разрушение которого обеспечивает 
наибольшие пластические деформации соединения, должен быть 
наименее прочным.

Для выполнения этого условия рекомендуется рассчитывать все 
элементы соединения, кроме наиболее пластичного, на усилие в 1,5 
раза больше прочности пластичного элемента, например, анкеровку 
закладных деталей и сварные соединения рекомендуется рассчиты
вать на усилие в 1,5 раза больше, чем саму связь.

Надпроемные перемычки, работающие как связи сдвига, необхо
димо проектировать так, чтобы они разрушались от изгиба, а не от 
действия поперечной силы.

Шпоночные сдвиговые соединения необходимо проектировать 
так, чтобы прочность отдельных шпонок на срез была в 1,5 раза 
больше их прочности при смятии.

Помимо обеспечения пластичности связей для защиты зданий от 
прогрессирующего обрушения рекомендуется использовать в комп
лексе следующие конструктивные мероприятия:

объединять отдельные плиты, междуэтажных перекрытий в еди
ный диск специальными металлическими связями, работающими 
в плоскости перекрытия на растяжение и сдвиг;

заводить плиты перекрытий в несущие стены перпендикулярного 
направления, используя их как шпоночную связь сдвига (при плат
форменных стыках такая связь образуется естественным образом);

устраивать междуэтажные связи, обеспечивающие работу гори
зонтальных стыков между перекрытиями и стенами на растяжение 
и сдвиг. Для устройства таких связей рекомендуется использовать 
подъемные петли, штыри и т. п. детали, например, как показано на 
рис. 2. Такие связи очень пластичны как при растяжении, так и при 
сдвиге, они обеспечивают совместную работу всех конструкций, рас
положенных выше локального разрушения; возможность устройств 
ва таких связей не зависит от особенностей плана здания.

6. Для расчета панельных зданий на устойчивость к прогресси
рующему обрушению рекомендуется использовать пространственную 
расчетную модель в виде системы пластинок (с проемами или без
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Рис, 2, Вариант конструктивного 
решения междуэтажной связи
J — гайка; 2 — ш ай ба; 3 — подъемный 
Штырь
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Рис. 3. Расчетная модель здания с локальными разрушениями
/  — локальны е разруш ения

проемов), соединенных между собой сосредоточенными связями, 
прочность которых эквивалентна прочности фактических связей меж
ду панелями (рис. 3, а )* Такая модель здания должна быть рассчи
тана при всех выбранных в соответствии с рекомендациями п. 2 рас
четных схемах локального разрушения конструкций.

В случае обеспечения пластичной работы конструктивной систе
мы здания в предельном состоянии расчет рекомендуется проводить 
кинематическим методом теории предельного равновесия* В этом
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случае допускается проверять устойчивость лишь элементов, распо
ложенных над локальным разрушением, и расчет здания при каждой 
выбранной схеме локального разрушения сводится к следующей про
цедуре:

задаются наиболее вероятные механизмы прогрессирующего 
(вторичного) обрушения конструкций здания, потерявших опору (за
дать механизм разрушения значит определить все разрушаемые свя
зи и найти возможные обобщенные перемещения (шг) по направле
нию усилий в этих связях);

для каждого из выбранных механизмов прогрессирующего обру
шения определяются прочности всех пластично разрушаемых связей 
(S t); находятся равнодействующие внешних сил, приложенных к от
дельным звеньям механизма, то есть к отдельным неразрушаемым 
элементам или их частям (<?<), и перемещения по направлению их 
действия (Ui)\

определяется работа внутренних сил (W) и внешних нагрузок 
((/) на возможных перемещениях рассматриваемого механизма

r = 2 s <“ '<:
i i

и проверяется условие равновесия

W> U.  (1)

Указанная расчетная процедура справедлива лишь при условии 
выполнения требований п. 5 об обеспечении пластичной работы от
дельных панелей и связей между ними в предельном состоянии. Если1 
пластичность какой-либо связи не обеспечена, ее работа учитываться 
не должна (связь считается отсутствующей). Если таких связей 
и элементов, которые могут разрушаться хрупко, много, и их фор
мальное исключение слишком сильно уменьшает оценку сопротивле
ния здания прогрессирующему обрушению, следует или обеспечить 
пластичность связей или изменить саму процедуру расчета. В послед
нем случае здание должно быть рассчитано на основании упругой 
пластинчатой модели, включающей расчетное локальное разрушение 
и позволяющей учесть изменившийся характер работы элементов, 
потерявших опору. Полученные при этом усилия в отдельных эле
ментах должны сравниваться с их расчетными несущими способно
стями. Устойчивость здания против прогрессирующего обрушения 
при этом будет обеспечена, если для любого элемента соблюдается 
условие E < S ,  где F  и S  соответственно усилие в элементе, найден
ное из упругого расчета, и его расчетная несущая способность, най
денная с учетом указаний п. 3,
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Особенности расчета зданий поперечно-стеновой
и перекрестно-стеновой систем с ненесущими продольными 

наружными стенами из легких небетонных материалов

7. Для зданий с несущими поперечными и внутренними продоль
ными стенами и ненесущими небетонными продольными наружными 
стенами опасность локального разрушения определяется лишь его 
расположением на плане здания, но не зависит от расположения по 
его высоте. Наиболее опасными и, следовательно, расчетными ло
кальными разрушениями являются:

разрушение панели торцевой поперечной стены, примыкающей 
к углу здания;

разрушение панели внутренней поперечной стены, несущей на
грузку от навесных лоджий или балконов и при том ослабленной 
дверными проемами.

Количество расчетных локальных разрушений указанных типов 
в каждом конкретном случае определяется индивидуально в зависи
мости от qco6eHHOCTefl плана здания и принятых конструктивных ре
шений. При унифицированном решении сборных элементов и связей, 
между ними и относительно простом плане здания можно ограни
читься рассмотрением двух-трех наиболее опасных локальных разру
шений.

При каждом выбранном локальном разрушении необходимо рас
смотреть все указанные в пп. 8—11 механизмы прогрессирующего 
обрушения и проверить соответствующие рассматриваемому случаю 
расчетные условия.

8. Первый механизм прогрессирующего обрушения характеризу
ется одновременным поступательным смещением вниз всех стеновых 
панелей (или отдельных их частей), расположенных над локальным 
разрушением (рис. 4). Такое смещение возможно при разрушении 
связей сдвига между продольными и поперечными стенами (рис. 4, а) 
или при разрушении надпроемных перемычек и плит перекрытий 
(рис. 4,6, в).

При оценке возможности одновременного обрушения конструк
ций всех этажей условие равновесия (1) заменяется условием

Wf >  US (2)

где Wf и Uf — соответственно работа внутренних и внешни^ сил на 
перемещениях элементов одного этажа; этажи разделяются нижней 
поверхностью перекрытия, которое относится к этажу, расположен
ному над перекрытием.

Если плиты перекрытий не заведены в продольные несущие сте
ны, обрушению препятствуют лишь связи сдвига между панелями 
разрушенной поперечной стены и продольной стены (рис, 4, а), В этом
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Рис. 4. Варианты механизма прогрессирующего обрушения I типа



случае условие равновесия (2) эквивалентно требованию

>  GW'ln +  Gt +  0 ,5  ( ( ? ; . «  +  G'w ex) +  0 ,5  (<?' l '  / ' +  q L" /").

(3)
где S j — прочность связей сдвига в вертикальном стыке между про
дольными и поперечными стенами; GWlfn, Gi — соответственно вес 
панели поперечной стены и приходящаяся на нее нагрузка от лод
жии; Gw ех, Gw ех— соответственно веса панелей наружных стен, при
мыкающих с двух сторон к разрушенной поперечной стене; q \  
q "  — равномерно распределенная нагрузка на плиты перекрытия; 
U , L " ,  I"  — размеры плит перекрытий, опирающихся на разру
шенную стену.

Если плиты перекрытия заведены в продольные и поперечные 
стены (платформенные стыки), они образуют между ними практи
чески неразрушимую связь сдвига. В этом случае рассматриваются 
лишь такие разновидности механизма обрушения I типа, которые воз
можны при ослаблении поперечной стены дверными проемами (см. 
рис. 4 ,6 , в). При этом условие (2) принимает вид

К .Ш  +  К  >  и * . т  +  и Ъ +  и «,.еХ’ (4)

где Wlw ln; и\) in — соответственно работа внутренних и внешних 
сил на перемещениях отдельных частей панели внутренней стены; 
К ’ и 1 — соответственно работа внутренних и внешних сил, прило
женных к плитам перекрытий; Uw ex— работа внешних сил, прило
женных к наружным панелям.

Работа ^ w t(n определяется сопротивлением изгибу над- и под
проемных перемычек и в общем случае определяется соотношением

* ^ W,(n ~  ( M sup +  M sup +  M inf  +  M i n f ) t b >

где Msup, M"sup, M£nf , M*inf — соответственно прочности при изгибе 
левого и правого опорных сечений верхней и нижней перемычек, 
а b — пролет перемычек.

Если поперечная стена отделена от продольной дверным проемом 
и связь между ними отсутствует, то Wlw in = 0 . Если связь между 
поперечной стеной и продольной осуществляется перемычкой — 
«флажком» (см. рис. 4, в), то прочность левого опорного сечения 
(ТИ^р) определяется прочностью горизонтальной линейной связи 
(S 2); при этом прочность сдвиговой связи в соответствии с рекомен

дациями п. 4 должна удовлетворять условию

S t >  1 ,5М*шр1Ь. (6)

Работа C/r.tn определяется весом обрушающейся части панели 
внутренней стены aGw,in (где GWt<n— вес всей панели, 0 < а < 1 )  
и приложенной к ней вертикальной нагрузкой от навесной лоджии
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(О,)

UL.tn =  a 0 w .tn +  Gl. (7)
Работа внешних и внутренних сил, приложенных к плитам пере

крытий, первоначально опертых по трем сторонам, определяется их 
пластическим изломом по схеме, показанной на рис. 4 ,6 , в, и вычис
ляется по формулам

К  =  w ’pl +  г ; 1; и р = и ' } + и " р1,

где

K i = tMi A Li ' * ) + « + * * « ) / ' ; '

(8)

(9)

U, Li пролет i-й плиты в направлении продольных стен и пролет 
в поперечном для здания направлении; Ми ( м [£) , М2|.[Л^2(-) — из
гибающие моменты, воспринимаемые I-й плитой перекрытия при ее 
изгибе по балочной схеме соответственно вдоль пролетов Ц и Li 
при растяжении нижних волокон (верхних волокон); / — ширина 
дверного проема во внутренней стене (см. рис. 4 ,6 , в); / — привяз
ка начала проема к внутреннему торцу.

Если перекрытие выполнено из балочных плит, то в неравенст
ве (9) принимается

Wlp =  0; Up = 0 , 5  (q С l' +  q" L "  /"). (10)

Работа сил, обусловленных весом наружных панелей, примыкающих 
к поврежденной стене слева и справа (o w ex и Gw eJC) ,  приблизи
тельно вычисляется так:

^ w tex ~  (^w 4ex Ww,ex “ Ь  ^w ,exww,ex)*

Выполнение требования (4) является необходимым условием 
предотвращения прогрессирующего обрушения здания, при сравни
тельно небольших перемещениях (менее 10 см) конструкций, потеряв
ших опору. Если оно выполнено, следует перейти к проверке допол
нительных условий, изложенных в пп. 9—11.

Если же условие (4) не соблюдается, возможны два варианта: 
первый — усилением (или перераспределением) арматуры пере

мычек внутренних стен и плит перекрытий добиться его выполнения;
второй — перейти к другим конструктивным способам защиты от 

прогрессирующего обрушения, допускающим очень большие переме
щения (десятки сантиметров) элементов, потерявших опору и требу
ющих соответственно выполнять расчет по деформированной схеме 
(см. п. 12).

9. Механизм прогрессирующего обрушения второго типа харак-
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Рис. 5. Механизм прогрессирующего разрушения II типа

теризуется одновременным поворотом каждой стеновой панели, рас
положенной над локальным разрушением, вокруг своего центра вра
щения (рис. 5). Такое смещение требует разрушения растянутых 
связей этих панелей с неповрежденной стеной (S2 на рис. 5, а ), раз
рушения связей сдвига стеновых панелей с плитами перекрытий в го
ризонтальных стыках (S 3 на рис. 5 ) и пластического излома плит 
перекрытий, первоначально опертых по трем сторонам, по схеме, при
веденной на рис. 5, г.

В рассматриваемом случае условие (2) принимает вид

W } l +  K > U w . i n + U lpl +  V w , e x , ( 12)

где Wp1, Up1, Uw ех — то же, что и величины Wlp, Ulw tn, Ulp >
U lw ex в (4), a WJ1— работа сил сопротивления связей (52 и S 3) 
аеновы х панелей, потерявших опору, с неповрежденными конструк
циями. Отдельные слагаемые из ( 12) вычисляются следующим об
разом:

W]l =  S 2 y2/L  +  S 3 h/L; (13)

* 4 ! +  <14>
где У2, ht х  — расстояния от центра вращения до линии действия 
усилий S 2, S 3 и силы тяжести Gw,<n (см. рис. 5);
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Рис. 6. Схема обрушения плит 
перекрытий

Рис. 7. Схема обрушения кон
струкций одного этажа

К > и Р — вычисляются по формулам (8) при соответствующей за 
мене верхнего индекса, причем

Здесь все величины имеют тот же смысл, что и в (9); величина 
вычисляется по формуле (11).

Выполнения условия (12) следует добиваться прежде всего за 
счет увеличения связей сдвига ($ 3), так как увеличение прочности 
растянутой связи (52) не всегда возможно (рис. 5 ,6 ), а иногда н не
целесообразно: если к продольной стене прикрепляется поперечная 
стена лишь с одной стороны, то для учета этой связи в расчете не
обходимо оценить прочность продольной стены на изгиб из ее плос
кости (см. рис. 5, в).

10. Помимо условий необрушения (4) и (12) необходимо оценить 
возможность обрушения лишь одних плит перекрытий, расположен
ных непосредственно над выбитой панелью поперечной стены и пер
воначально опертых по трем сторонам (третий механизм).

Для того, чтобы эти плиты не обрушивались, достаточно выпол
нить условие

где S A — прочность сдвиговой связи между навесной панелью и по
перечной стеной (рис. 6); в формуле (16) S 4 принимается по рас
чету, но не более величины

Если соотношение (16) не выполняется, это значит, что плиты 
необходимо прикрепить к вышерасположенной поперечной стене свя
зями, воспринимающими растяжение (рис. 6). Тогда условие (16) 
заменяется следующим:

(16)

4 Ww,ex* (17)
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где U?Ju — работа сил растяжения связей S$. Эта работа вычисля
ется по формуле

Г / 11 =  п5б wxb/ L t (18)

n — число связей: х5 — координата, определяемая линией действия 
равнодействующей реакции рассматриваемых связей в предположе
нии, что все они достигли своего предельного значения — S$.

Если перекрытия выполнены из балочных плит, условие (16) Fie 

выполняется (^ p I==o)l поэтому в этом случае постановка связей рас
сматриваемого типа обязательна. При этом их прочность определя
ется величиной опорных реакций каждой балочной плиты.

11. Четвертый механизм обрушения предусматривает перемеще
ния конструкций лишь одного этажа, расположенного непосредствен
но над выбитой панелью поперечной стены (рис. 7). Этот механизм 
предполагает сочетание поступательного перемещения поперечной 
стены (как в первом механизме) с изломом плит, характерным для 
второго механизма (см. рис. 5, в, г). Такой механизм возможен лишь 
при ослаблении поперечной стены дверными или оконными проемами.

Условие невозможности образования механизма рассматривае
мого типа

K  in о  -  с/ d  +  К + >  о  -  c' L) K m +

+  U lpl +  V w .1 -  «4 ( » . . « -  Wm.in )• 09)
где — работа сил растяжения вертикальных связей типа Ss
и se;

r { v  =  * S e ( l - c / I ) - | - S 5 2 X ( (20)
i

где k — число связей шестого типа; 5 6, S$ — предельные усилия 
в связях шестого и пятого типа; Wi — перемещения по направлению 
i-й связи пятого типа, они определяются как разность перемещений 
точки прикрепления связи к плите и точки прикрепления связи к па
нели поперечной стены.

Если при отсутствии связей шестого типа (56—0) условие (19) 
не выполняется, не рекомендуется добиваться его выполнения за счет 
усиления связей пятого типа — это неэкономично, поскольку эти свя
зи, как следует из уравнения (20), работают неравномерно. В этом 
случае наиболее рациональное решение — поставить связи шестого 
типа и образовать связь по типу, описанной в п. 5.

12. Если при локальном разрушении внутренней поперечной сте
ны не удается обеспечить выполнение условия (4), то есть не удается 
предотвратить прогрессирующее обрушение по первой схеме (см. рис. 
4), рекомендуется специальными связями плит перекрытий обеспе
чить их эффективное сопротивление прогрессирующему обрушению
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Рис. 8. Работа плит перекрытий как элементов висячей системы

при больших прогибах как элементов висячей системы (рис. 8). Такой 
прием обычно оказывается целесообразнее и необходим при локаль
ном разрушении поперечной стены, значительно удаленной от осталь
ных несущих стен и связанной с ними только балочными плитами 
перекрытий или слабоармированными большепролетными плитами, 

первоначально опертыми по трем сторонам.
Требования, которым должны удовлетворять связи и плиты, об

разующие висячую систему, вытекают из расчета по деформирован
ной схеме (см. рис. 8, б) : цепь последовательно соединенных элемен
тов (связь—плита—связь—плита—связь) должна включать очень 
пластичное звено, которое обеспечивало бы общее удлинение цепи 
порядка нескольких процентов (естественно, при этом в плитах до

пускаются какие угодно трещины). Для выполнения этого условия 
необходимо, чтобы

N  j / " 2е (1 +  tm in/^m ax) ^  Ф

w ^  Imin 2в/(1 +  lynin/ ^ т а х )* (21)
где G — погонная нагрузка, приходящаяся на разрушенную стену 
с каждого этажа

G = 0 t5q(l' +  n  +  GWJn/L;
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N — погонная несущая способность слабейшего звена висячей цепи; 
в — расчетное относительное удлинение плиты с меньшим пролетом 
(точнее — относительное увеличение расстояния между точками 
стыковки этой плиты с другими плитами); w — прогиб, при кото
ром достигается равновесие; 1тш> /та* — соответственно минималь
ный и максимальный пролеты.

Соотношения (21) получены из предположения, что в силу слу
чайной изменчивости сопротивлений материалов максимальное воз
можное удлинение реализуется лишь в одной плите. Таким образом, 
в случае / т * п « / т « * » /  при 6 *4-4-6 % из (21) следует, что N=* 
~(2-s-2,5)G  и ш -  (0,2-1-0,25)/.

Максимально возможное относительное удлинение плиты суще
ственно зависит от конструктивного решения ее арматуры и связей 
между плитами, от соотношения прочностей отдельных элементов, от 
их пластичности, от прочности соединения этих элементов; теорети
чески определить эту величину в общем случае не удается и поэтому 
каждое конкретное конструктивное решение рекомендуется оцени
вать экспериментально.

Особенности расчета зданий перекрестно-стеновой конструктивной 
системы с наружными стенами из бетонных или железобетонных

панелей

13. Для расчета зданий с железобетонными наружными стенами 
следует использовать те же основные типы механизмов прогрессиру
ющего обрушения, что и для зданий с ненесущими наружными сте
нами из легких небетонных материалов. При этом однако необходи
мо учитывать, что для образования этих механизмов требуется раз
рушение не только внутренних стеновых панелей и плит перекрытий, 
но и наружных стеновых панелей, которые в рассматриваемом слу
чае обязательно включаются в работу, даже если они запроектиро
ваны навесными.

Наружные стеновые панели с проемом, независимо от типа ме
ханизма общего прогрессирующего обрушения, работают на перекос 
как прямоугольные рамы (рис. 9). При этом, если плиты перекрытий 
заведены в наружные стены, то они тоже вовлекаются в работу 
и характер их разрушения меняется — к основным пластическим шар
нирам, показанным на рис. 4 и 5, добавляются шарниры, связанные 
с изломом внешнего края плиты (рис. 10). При проверке возможно
сти обрушения одних плит перекрытий (см. п. 10) этих шарниров 
нет.

Для того, чтобы учесть сопротивление наружных стен прогрес
сирующему обрушению и связанное с ними дополнительное сопро
тивление плит перекрытий, нужно вычислить работу соответствую
щих внутренних сил (WWt€X) по п. 14 и использовать ее при проверке 
условий равновесия, указанных в п. 15.
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Рис. 9. Работа элементов наружных Рис. 10. Работа плит перекрытий в зданиях с железобетонными на-
стен ружными стенами



14* Для того, чтобы учесть сопротивление наружной стены про
грессирующему обрушению, нужно вычислить работу внутренних 
сил при разрушении панелей наружных стен типового этажа ( 
Поскольку при локальном разрушении внутренней стены прогресси
рующему обрушению на каждом этаже сопротивляются две панели 
наружной стены (или одна двухмодульная), величина WWiex в общем 
случае рассматривается как сумма слагаемых

^ w,ex “  ^ 'w>€x “Ь ^w,ex* (22)

Величина работы Wwex зависит от соотношения гео
метрических размеров панели и армирования ее перемычек и про
стенков, а также от наличия в ней проема для балконной двери. 
В общем случае любую наружную панель можно рассматривать как 
раму, разрушающуюся вследствие образования в ней четырех пла
стических шарниров (см. рис. 9,6, в), так что

« V , *  =  2  Mt » ,  =  [ « „  ■+M "sup) / i sup +  « , + < , ) / / , „ , ] » .

(23)
При этом предельные изгибающие моменты, действующие в уг

ловых шарнирах (например, М$ир — в левом верхнем углу), опреде
ляют как наименьшие из двух величин несущих способностей по из
гибу перемычки и простенка, образующих этот угол.

В случае локального разрушения поперечной стены, примыкаю
щей к углу здания, панель наружной стены может разрушиться по 
схеме поворота жесткого диска (см. рис. 9 ,а ); при этом работа 
внутренних сил будет определяться прочностью сдвиговой связи 
этой панели с вышележащим перекрытием (К) и растянутой связи 
с соседней фасадной панелью (S)

V . , . *  =  (S +  V)A//. (24)
Из двух возможных значений Ww,ex, определенных по формулам 
(23) и (24), в дальнейших расчетах учитывается меньшее.

15. Для учета сопротивления наружной стены прогрессирующе
му обрушению прежде всего необходимо убедиться в том, что она 
«несет сама себя», то есть проверить условие

Rw%ex — WWyex — Uw%ex О, (25)
в котором работа внешних сил UWtex определяется по формуле (11).

В тех случаях, когда условие (25) не выполняется (/? » ,« *< ()) , 
весь дальнейший расчет проводится точно так же, как для зданий 
с продольными ненесущими стенами из легких небетонных материа
лов — по рекомендациям пп. 8— 11 с той лишь разницей, что во всех 
соотношениях работа (/» ,•*  заменяется величиной /?у,в*. Если же
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условие (25) выполняется, то дальнейший расчет определяется кон
структивным решением сопряжения плит перекрытий и наружной 
продольной стены.

Если плиты перекрытия не заведены в наружную стену, необхо
димо, чтобы прочность соединения внутренней панели поперечной 
стены и панелей наружных стен при их взаимном сдвиге (54) удов
летворяла условию

S 4 w >  RWtex- (26 >
В этом случае проверка возможности прогрессирующего обруше

ния проводится последовательно по рекомендациям пп. 8— 11 со сле
дующими незначительными изменениями:

в соотношениях (4) и (12) работа Uv> ,вх заменяется величи
ной — R w , e x \

в формулах (16), (17) принимается, что —S 4a>r,<?*;
В формуле (19) принимается £/»,«*—S 4(Ww,ex—WiDtim) = — Ru>,ex. 
Если плиты перекрытий заведены в наружную стену, то сдвиго

вая связь между внутренней поперечной и продольной наружной 
стенами может не ставиться ($ 4—0), и для оценки защиты здания 
от прогрессирующего обрушения проверяются лишь условия (4) 
и (12) при

V *  , е * =  ex Ьог*

где ^ ^ — дополнительная работа плит перекрытий, связанная 
с изломом их внешнего края, заведенного в наружную стену; эта 
работа зависит от типа рассматриваемого механизма прогрессиру
ющего обрушения.

Сопротивление внешнего края плиты перекрытия, заведенного 
в наружные стены, создает дополнительную работу внутренних сил, 
вычисляемую для механизма обрушения первого типа (см. рис. 10, а)
для i-й плиты

иw p,bor
М и— U

и  h * i l  ‘

Ч SI

h  — Ч
+  М ( ' h ~ e i f  +  e i

21
f a

М ц  St ( l i —  e i f  +  

L% h d i h ~  ei
¥ M U

si (h  — 4 )  +  gj {h  — 4 )

fa
(28)

где eu du s* — привязки краевых шарниров в плите, а остальные 
величины те же, что в (9).

Для механизма обрушения второго типа

w Pi, bo г
h *с +  et Lt d t 

Ц  h d t (/i - e t)
M2l l l j — gf

h  \  dt

4 _  ( M u
d t \  Li

+

(29)
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При использовании формулы (27) следует помнить, что она при
менима только при / ? » , * * >  О, то есть при UWtex= — (Rwex+  

-Ъ  УРр'Ьот) < С 0 .
При проверке невозможности обрушения одних лишь плит пере

крытий ПО формулам (16), (17) ПрИНИМаТЬ $4  ̂  Г,е* =  0.
В формуле (19) при этом принимается:

если S>j W ^  Rw,eiCi ТО U w  ex  R w tex> 

если S 7 w «  Rw%eXt то Uwувх =  S 7 w; Ww^x =  0, (30)
где S 7 — несущая способность связи растяжения между наружной 
стеной и перекрытием.

Пример расчета устойчивости конструкций против прогрессирующего 
обрушения при аварийных воздействиях применительно к 9-этажным 

крупнопанельным домам

1. Исходные данные. Конструктивная система здания — попе
речно-стеновая со смешанным (600+300 см) шагом поперечных не
сущих стен (рис. 11). Высота этаж а Л /=280см . Наружные стены 
толщиной 35 см однослойные керамзитобетонные, в шаге 600 см — 
двухмодульные, в шаге 300 см — одномодульные; внутренние стены 
толщиной 16 см из тяжелого бетона В15 (рис. 12 и табл. 3). Плиты 
перекрытий сплошные толщиной 16 см из тяжелого бетона В15 и В20, 
армированного нижней сеткой.

Нормативные нагрузки на перекрытия: постоянная нагрузка g — 
=  5,8 кН /м2; длительная (часть временной нагрузки) <7i= 0,5 кН /м2, 
Всего q ~  (g + q i)  = 6 ,3  кН /ма.
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а)

Рис. 13. 1-я схема излома элементов фрагмента

Нормативная нагрузка на лоджии ^  =  0,6 кН/м2.
Расчет производится по прил. 1. Несущие способности элементов 

определяют по СНиП 2.03.01—84. Наиболее опасные случаи располо
жения гипотетических локальных разрушений на плане здания в со
ответствии с п. 7 показаны на рис. П. Здесь для примера рассмот
рены схемы разрушений № 1 и № 2.

2. Проверка устойчивости здания при локальном разрушении его 
несущих конструкций по схеме № I. (рис. 13). Рассматривается об
рушение конструктивной ячейки в осях 1—3 и Б—В i-го этажа. Пер
вично разрушается панель внутренней стены по оси 2 между осями 
Б и В и примыкающие к ней простенки панелей наружных стен по 
оси Б. Проверяется невозможность обрушения зависших над локаль
ным разрушением конструкций перекрытий и стеновых панелей. Про-

253



грессирующему обрушению в данном случае сопротивляются на каж
дом этаже две йлиты П1; связи растяжения второго типа, соединя
ющие внутреннюю поперечную стену с продольной внутренней стеной; 
связи сдвига между наружными стенами и внутренней; две наруж
ные стеновые панели, разрушающиеся как рамы с образованием че
тырех пластических шарниров (см. п. 14).

2.1. Расчет несущей способности отдельных сечений конструк
тивных элементов.

2.1.1. Панель наружной стены НС1. Расчетное сопротивление ма
териалов определяют по указаниям п.. 3 настоящего приложения.

Бетон: £*пУь2¥*э/У*“ 5,5/1,15* 1,15* 1,25=6,9 МПа; £ * /=
= £ w,»Y*2YmY&= 0,7 • 1,15/1,25 • 1,25=0,805 МПа.

Арматуре диаметром 8 мм класса A-III £,=390/1,05*1,1 =  
=  408 МПа.

Верхняя перемычка
Несущая способность по изгибу верхней перемычки определяет

ся по СНиП 2 03.01—84 при А ,=  1,508 см2 (3 стержня диаметром 
8 мм из стали класса A-III); 6 = 3 5  см; h= 2 9  см; h0~ 29—3 = 2 6  см.

Сечение симметричное.
Высота сжатой зоны х =  (RSAS) /(£ *6 ) =  (408 *150,8)/(6,9 *350) =  

=25,5 мм
Несущая способность сечений M i=Af2=£fr6x(A0—0,5х)=6 ,9 *350х  

X 25,5(260—0,5.25,5) =  15,2* Ю0*Н *м м = 15,2 кН*м.
Невозможность хрупкого разрушения элементов наружной па

нели проверяется в соответствии с требованиями п, 5. При разру
шении наружной стены так, как показано на рис. 13,6, величина 
поперечной силы, соответствующей возникновению предельных изги
бающих моментов в верхней перемычке с коэффициентом 1,5, рав
на: Q ~ l,5 (A fI+A i2) / / ,n « l .5(15,2+15,2)/1,61=28,3 кН.

Поперечное армирование составляют хомуты из 3 стержней диа
метром 5 мм из стали класса Вр-1, шаг s= 2 0 0  мм: А ,=0,59 см2; 
£ «= 3 9 5 /1 ,2 .1 ,1  *0,8-0,9=261 МПа.

Прочность по наклонной полосе между наклонными трещинами 
проверяется из условия: Q < 0 t3q>wl<pbiRbbhl *pw= A su,/(6s) =59/(350Х  
X 200) =0,00084; c t= £ s/£ ft=  (17* 104)/(I6 * 10s) =  10,6; <p«,, =  1 + 5 a jx w=  
=  1+5*10,6*0,00084=1,04; p=0,02; <pM=  1—p £ 6=  I—0,02*6,9=0,862; 
0,3<рю1фм£бЬА0 -  0,3* 1,04-0,862*6,9*350*260 =  169 000 H =  169 kH >  
>28,3  kH.
Условие прочности выполняется.

Прочность по наклонной трещине проверяем по условию Q <  
<Q&+Qsw» где Qb — фб2(1 +  ф/+фя)Я&(6йо/с, <рм=1,9; <pf=0; ф п=0; 
(1 +ф / +  ф «)e  1.

Проверка производится дважды: для с=200 мм и для Со. с =
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=200 мм, <?,»■ = 0; Qb =  (1,9-0,805-350-2602)/200 =  180,9- 10’  -  
=  180,9 кН>28,3 kH.
Условие прочности выполняется.

Cqsss*!/ ”̂<рбг(1 где Qsw^ {R$w>A8w)ls~ (261 *59)/200e
=77 Н/мм; с0=  У (1,9 -1 •0,805 -350• 2602)/77= 686 мм; Q,*=<7«»co= 
=77-686= 52822 Н = 52,8 кН; Q» = (1,9-0,805-350-2602)/686 = 
=527,52 Н>52,8 кН; Q6+Q«,=52,8-2= 105,6 кН; 28,3 кН<105,6 кН.
Условие прочности выполняется.

Нижняя перемычка
Предельные изгибающие моменты для нижней перемычки опре

деляются аналогично.
Нижняя арматура 2 стержня диаметром 8 мм из стали класса 

A-III 1,005см2; 6 =  10 см; 60= 8 с м ; /<п/= 0 ,8 9 м ; Л !!~2,9кН *м* 
Верхней арматуры в перемычке нет, M<t=0. Q— (1,5-2,9)/0,89«= 

-4 ,9  кН.
Поперечная арматура отсутствует.
Условие прочности: Q<ybs(l+<Pn)Rbtbh0, где ф &з= 0,5; фп= 0 ; 

Ф м ( Н - ф * ) Я ^ о-0 ,5 *  1-0,805-350-80* 1 0 '3- 11,3 кН. 4,9<11.3. 
Условие прочности выполняется.

Простенки
Несущая способность по изгибу простенков заведомо больше, 

чем перемычек, так как высота сечения более узкого простенка вдвое 
больше высоты сечения верхней перемычки при соотношении пло
щадей арматуры 1 : 5.

Проверка прочности простенков по поперечной силе дает удов
летворительные результаты и здесь не приводится.

Предельные изгибающие моменты, действующие в угловых шар
нирах рамы наружной панели НС1, принимаются из расчета пере
мычек по изгибу: Msup= M SUp ~  15,2 кН-м; Mint ~ 2,9 кН-м;

< /  =  0.
2.1.2. Несущая способность сечений плиты перекрытия П1. 
Плиты перекрытий П1 железобетонные (см. табл. 3) размером 

на комнату, запроектированные на работу при опирании по четырем 
сторонам, верхней арматуры не имеют, несущая способность их се
чений по изгибу при растяжении верхних волокон равна нулю: Мг —

Несущая способность поперечного сечения плиты П1 по изгибу 
при растяжении нижних волокон при изгибе вдоль короткой сторо
ны определяется по СНиП 2.03.01—84 при 6=540 см; 60=14 см;

10,05 см2 (20 стержней диаметром 8 мм из стали класса А -Ш ); 
405 МПа, бетон класса В15, Я*>=13,8 МПа и равна 

— 49,4 кН-м.
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Несущая способность сечения при изгибе вдоль длинной сторо
ны определяется при 6=300  см; Л =16см ; 60=14 ,7см ; Лв =  1,76см2 
(14 стержней диаметром 4 Bp-I), tfs =370  МПа и равна М2=* 
= 9 ,7  кН*м.

2.1.3. Несущая способность связей.
а) Связи сдвига третьего типа в конструкции отсутствуют» то 

есть S 3= 0 .
б) Связь растяжения второго типа между внутренними стена

ми состоит из двух стержней диаметром 12 мм из стали класса А*1 
(А ^=2,26 см2) с расчетным сопротивлением Rs — 235/1,1*1,1 =  
=  235 МПа.

Несущая способность связи S 2—235-226=53110 Н =53,1 кН.
2.2. Оценка возможности возникновения механизма прогресси

рующего обрушения первого типа.
Поскольку плиты перекрытий заведены в стены, а внутренняя 

поперечная стена не имеет дверного проема, первый механизм обру
шения невозможен (см. п, 8 настоящего приложения).

2.3. Оценка возможности возникновения механизма прогресси
рующего обрушения второго типа.

Расчет производится в соответствии с пп. 9 (см. рис. 13), 13—15 
настоящего приложения.

2.3.1. Анализ сопротивления наружных стен. Поскольку в дан
ном примере рассматривается здание с наружными стенами из же
лезобетонных панелей, в соответствии с указаниями п. 14, расчет 
следует начинать с оценки сопротивления, прогрессирующему обру
шению панелей наружных стен и лишь после этого переходить к про
верке возможности образования различных типов механизмов про
грессирующего обрушения, изложенной в пп. 8—11. Оценка сопро
тивления наружных стеновых панелей прогрессирующему обрушению 
производится по формулам (22), (23).

Слева и справа одинаковые панели НС1, их разрушение одина
ково, предельные изгибающие моменты приняты по п. 2.1.1: AfSMJE>—

=  15,2 кН*м; Мlnf — 2,9 кН*м; /sup™ 1,61 м;
linf-0,89 м; о>=1.

Работа внутренних сил определяется по формуле (23): W'Wtex ”  
~ W w ex =  ( \b $ - W & \+ 2 ,9/0,89)1=22,1 кН. ^ * = 2 . 2 2 ,1 = 4 4 , 2  кН.

Работа сил веса определяется по формуле (11) при G*w ex =* 
=26,6 кН: £/.,,*=2-0,5-26,6* 1=26,6 кН.

Проверяется условие (25): Wwtex~—Uwtex^0, /?«/,«»= 44,2-.
—26,6=17,6 кН >0.

Условие выполнено.
2.3.2. Сопротивление обрушению плит перекрытий. Плиты пере

крытий заведены в наружные стены, поэтому для них определяется
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сопротивление их внешнего края по п. 15. Л евая и правая плиты оди
наковы, схемы излома их также одинаковы и показаны на рис. 13, в. 
Изгибающие моменты, ввоспринимаемые сечениями плиты П1, прини
маются по п„ 2.1.2: AfJ — M2 = 0 ;  Afi=49,4 кН *м; М2—9,7 кН*м.

Сопротивление внешнего края плиты перекрытия, заведенного 
в наружные стены, подсчитывается по формуле (29) настоящего 
приложения, которая в случае М \= М 2 «О  принимает вид Wlpl%bor =  
^ S iiM u lL i+ M iill^ W ifd u  тогда при Si—з2—0,6м и di=e?2—1*61 м 
для каждой плиты получим:
K l b o r = w 0 ,bor -  0,6/1.61 (49,4/5,4 +  9,7/3) - 1 - 4 , 6  кН; W " bor -  
-  W U r + « ^ U r = 2 - 4 , 6 = 9 , 2  кН.

Теперь по формуле (27) определяем U w,ex— Rw,ex ^р,Ьог^ 
= — 17,6—9 ,2 = —26,8 кН-м, и далее весь расчет производится в со
ответствии с требованиями п. 9.

Работа внутренних и внешних сил на перемещениях плит пере
крытий подсчитывается по формулам (15): Wlp=sW p\=W p2—0 при

| — Л4.22 — 0» ^  Up2 ~  g $£'(1 в )и ~  g 6,3 • 5,4 X

X (2,21*1) =  12,5 кН; U lpl = 2 -1 2 ,5 = 2 5  кН.
2.3.3. Работа связей определяется по формуле (13), которая при 

5 3= 0  примет вид: W]1
В п, 2.1.3 определено S 2= 5 3 ,l кН; #2=2,6 м (высота стены);

L = 5 ,4  м; W\l =  53,1 -2,6/5,4-25,5 кН.
2.3.4. Работа поперечной внутренней стены. Панель внутренней

стены поворачивается как жесткий диск, при этом работа сил веса 

определяется по формуле (14) +  где
=54 ,9  кН; <3; = 2 ,2  кН; *= 0 ,5 L ; ,„ =  54 ,9 *0 ,5+2 ,2=29 ,7  кН.

2.3.5. Проверка общего условия невозможности образования ме
ханизма второго типа. Проверка производится по формуле (12)

Г »  +  Г »  >  U " Jn  +  и "  +  и Я' „ \  w "  +  — 25 ,5  кН;

и " л  +  U "  +  Up ex =  29 ,7  +  25 -  26,8 =  27,9 кН >  25,5  кН.

Условие равновесия не выполняется. Необходимо или усилить связь 
второго типа, или поставить связи третьего типа.

В последнем случае необходимая несущая способность связей 
с учетом формулы (13) определяется S 3= (2 7 ,9 —25,5)L//i=  (2,4-5,4)/ 
2 ,6 = 5  кН, что соответствует площади сечения стержня из стали А I 
As= 5 -10/235=0,21 см2.

2.4. Оценка возможности возникновения механизма прогресси
рующего обрушения третьего типа. Проверка производится в соот
ветствии с п. 10. Для третьего механизма обрушения рассматривав
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ется обрушение одних только плит перекрытий, расположенных 
непосредственно над выбитыми панелями, защемление плит в этих па
нелях не реализуется и в соответствии с требованиями п. 15 настоя
щего приложения в формулах (16) и (17) нужно принимать Uw,ex— 

Тогда формула (16) примет вид: W*1 > U lp > где U?*1 =  
= 0 , и "  =  25 кН (см. п. 2.3.2).

Условие (16) не выполняется (0 < 2 5 ), следовательно, необходи
мо установить связи растяжения между плитой и вышерасположен- 
ной стеной. При установке на внешнем углу каждой плиты связи 
диаметром 10 мм из стали класса A-I получим S 5=18,4  кН, 
w— 1. Тогда проверяется условие (17), которое при Wpl = 0  и £/«>,«*— 
—5 4да«,в» *  0 запишется W)u ->U lpl , где W)l l = n S 6XbWlL =  2-18,4 »
— 36 ,8кН >25  кН, условие необрушения соблюдается.

2.5. Оценка возможности возникновения механизма прогресси
рующего обрушения четвертого типа. Так как внутренняя попереч
ная стена не имеет проемов, а плиты перекрытий заведены в стены, 
этот механизм обрушения невозможен (см. п. 11).

3. Проверка устойчивости здшшя при локальном разрушении его 
несущих конструкций по схеме М  2. Рассматривается обрушение 
конструктивной ячейки в осях 2—5 и А—В (рис. 14) на i-м этаже 
здания. Первично разрушается панель внутренней стены по оси 3 
между осями А и В и примыкающие к ней два простенка наружных 
стен по осям А и Б. Проверяется невозможность обрушения завис
ших над этим локальным разрушением конструкций перекрытий 
и стеновых панелей. Прогрессирующему разрушению в данном слу
чае сопротивляются на каждом этаже панель внутренней стены; свя
зи сдвига и растяжения, соединяющие ее с внутренними продольны
ми стенами; плиты перекрытий слева и справа от оси 3; наружные 
стены и связи сдвига между наружными стенами и панелью внут
ренней стены.

3.1. Расчет несущей способности отдельных сечений конструк
тивных элементов.

3.1.1. Панель наружной стены НС1. Несущие способности сече
ний панели при изломе ее (как рамы с четырьмя пластическими шар
нирами) примем по результатам расчета, приведенного в п. 2.1.1:

Msup = К и р  =  ,5 >2 кН-м; Minf= 2,9 кН-м; М]пf = 0 .
3.1.2. Панель наружной стены НС2. Панель двухмодульная, при 

потере одной опоры работает как рама с образованием четырех пла
стических шарниров.

Предельные изгибающие моменты в сечениях верхней пере
мычки. При #ь  =  12,6 МПа; # ,= 4 0 5  МПа; А ,—1,01 сма; 6 =  35 см,
— 46 см определяют по аналогии с перемычками панели НС1, и рав
ны Afi=Af2—17,3 кН*м.
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Рис. 14. 2-я схема излома элементов фрагмента

Предельные изгибающие моменты в сечениях подоконной пере
мычки при Ав=  1,01 см2, 6 —35 см, h~B7  см равны М ^ М 2^  
«3 4 ,5  кН-м.

Несущая способность простенков по изгибу заведомо больше, 
чем перемычек, так как при одинаковом с перемычкой армировании 
они имеют большую высоту сечения.

Проверка возможности разрушения панели от действия попереч
ной силы производится так, как это показано в расчете панели НС1. 
Здесь этот расчет не приводится, он дает удовлетворительный ре
зультат.

Предельные изгибающие моменты, действующие в угловых шар
нирах рамы, равны Afgffysup=̂ ^ ,wfsup 17»3 кН*м, ~nf~~
**34,5 кН*м.

3.1.3. Плиты перекрытий. Предельные моменты в сечениях пли-
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ты П1 принимаются из расчета, приведенного в п. 2.1.2: Мп —М2 Х=Ъ\ 
Afii=49 ,4  кН-м; M2i= 9,7 кН-м.

Плита перекрытия П2 не имеет верхней арматуры, следователь
но М[2 = м !22 —0 . При характеристиках 6 =  16 см, бетон класса М20, 
# *= 1 8 ,8  МПа определяют несущие способности сечений.

Изгиб вдоль короткой стороны: 6 = 1 = 6 0 0  см, 60=14 ,5  см, Л* =  
=  6,09 см2 (31 стержень диаметром 5 мм из проволоки класса Вр-1); 
# в = 362МПа, Mi2 =  32,l кН-м. Изгиб вдоль длинной стороны: 6 = / =  
=  300 см; А0= 1 3 с м ; Л *=35,41 см2 (23 стержня диаметром 14 мм из 
стали класса А -Ш ); #« = 405  МПа; М22—150,4 кН*м.

Плита перекрытия ПЗ по размерам, классу бетона, высоте сече
ния и армированию аналогична плите П2, следовательно несущие 
способности по изгибу ее сечений равны Af 13=Л123=0; Мп=* 
=32,1 кН*м; М2з =  150,4 кН*м.

3.1.4. Панель внутренней стены. Прочность по изгибу
сечения перемычки — «флажка» определяется по аналогии
с сечениями перемычек наружных стен при харак
теристиках: 6=52 ,5  см; R b** 13,8 МПа; 6 = 1 6  см; А, =  1,508 см2, 
# ,  =  405 МПа. Предельный изгибающий момент M sup =29 ,7  кН-м.

Прочность сдвиговой связи S i определяется по рекомендациям 
п. 5.36 и формуле (124). Пособия: S i= r | / r# 8As,tr, где т̂ /г =  0,7; # s =  
=  235 МПа, As,(r=2,260 см2 (2 стержня диаметром 12 мм из стали 
класса A-I), Si =  0,7*235*226* 10~3=37,2  кН. Далее проверяется ус- 
левие (6) Si»l,5  M."st, p/ b , 1,5 м"„р/б= 1,5-29,7/1,35=33 кН< 
< 3 7 ,2  кН, условие удовлетворяется.

Прочность горизонтальной связи растяжения определяет проч
ность левого опорного сечения перемычки. Рассмотренная в преды
дущем пункте связь при работе на растяжение имеет прочность S 2=  
=  235*0,226=53 кН. Сопротивление изгибу левого сечения перемыч
ки M*sup = S 260= 5 3 (5 2 ,5 ~ I ,5 )= 2 7  кН-m. Здесь принимается, что 
прочность анкеровки связи и прочность примыкающей стены не менее 
прочности связи на растяжение. Нижняя перемычка в проеме отсут
ствует и 0.

3.1.5. Связи сдвига четвертого типа
Эти связи соединяют наружные панели с внутренней стеной. 

Прочность каждой связи определяется по аналогии со связью сдви
га S t при Ав,<г=1,13 см2; S 4= 0 ,7 -235*0,113=18,6 кН.

3.2. Оценка возможности возникновения механизма прогрессиру
ющего обрушения первого типа (см. рис. 14). Расчет производится 
в соответствии с п. 8 и с учетом пп. 13— 15.

3.2.1. Анализ сопротивления наружных стен.
а) Схема разрушения левой панели НС1 отличается от описан

ной в 2.3.1 только величиной рабочего пролета надоконной перемыч-
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ки. При расположении балконной двери ближе к обрушаемой внут
ренней стене, чем окно hup~U nt—0^9 м. Предельные изгибающие

Г // 9
моменты приняты по п. 2.1.1 Msup =  Л ^  =  15,2 кН-м; M(nf =  0; 
M 'inf « 2 ,9  кН-м. По формуле (23) вычисляем W’wex —(5,2-2/0,89 +  
+2 ,9 /0 ,89)1=37 ,4  кН.

б) Наружная панель НС2 имеет оконный проем, где taup = lin f—
- / ft

=  0,91 м; предельные моменты приняты по п. 3.1.2 Мт р  =  М$ир — 
=  17,3 кН-м; М 'щ—М1п̂ 34,5 кН-м; =  1; по аналогии с НС1 вы

числяется: w'w €X =  (2* 17,3+2*34,5)/0,91 =  113,8 кН.
в) Сумма работ внутренних сил наружных панелей вычисляется 

по формуле (22) WWtex̂  W'w%ex+W Wt€X =151,2 кН.
Работа сил веса наружных стен определяется по формуле (11) 

п. 8, но так как панель НС2 двухмодульная, в формулу подставляет
ся не полный вес панели, а половина его. Тогда: Uw>ex=  +
+0,5Gw ex) =0,5(26,6+0,5-68,7) =30,5 кН.

Затем проверяется условие (25) А-> 0 .
Rw,ex" 113,8—30,5=83,3 к Н > 0 , условие выполнено.

3.2.2. Сопротивление обрушению плит перекрытий.
а) Левая плита перекрытий имеет характеристики: M j|=A f2ie 0; 

Мц =  49,4 кН-м; М21в 9,7 кН»м; L =  5,4 м; / —1,35 м; f = 0. Для пер
вого механизма обрушения сопротивление внешнего края определя
ется по формуле (28), которая в случае М ц = М 2 1= 0 принимает вид:

M n s {l-ef +  e? , e ( / - * )  +  e ( / - s )
Wpx.bor =  ~ d ~ e  +  P d  =

49,4» 1,32 2 ,212 +  0,792 1,32-2,21 +  0,79> 1,68
“  5 ,4 .3-0 ,89  * 2,21 +  ' 32 *0,89 ”

=  16,4 кН.
Здесь s= l ,3 2  m ; d=0,89; e=0,79 м (рис. 15,6).

Работа внутренних и внешних сил на перемещениях плиты пере-
f t т

крытия П 1 подсчитывается по формуле (9) при Л4П=Л421 —0 WpX~  
= A W < = 9,7/1,35=7,2 кН; V lpl = 0 ,5 9/(L —2/3f) =0,5-6,3-3(5,4—2 /3 X 
X 1,35) =42,5  кН.

б) Плита перекрытия П2 (см. рис. 15, в, г).
Так как в прил. 2 не рассматривается случай разрезки перекры

тия в комнате на две и более плит, работа внутренних и внешних 
сил определяется по формулам п. 6 W^^SiW^ U=*2 GiUi.

i i
Схема излома плиты П2 показана на рис. 15, г, пунктиром обо

значен пластический шарнир с растяжением нижней арматуры. На
правление этого шарнира выбрано таким, чтобы работа внутренних 
сил была минимальной. Из геометрических соотношений находим
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а) 6)

Рис. 15. Возможные схемы излома плит перекрытий

1,55 м; 1,03 м; а«2 0 ,1 °, Угол перелома плиты в пластическом 
шарнире су— (0,911—0,048)/1,03— (1—0,911)/1,55 —0,781 1/м.

Предельный изгибающий момент в сечении по линии шарнира 
М — Afiafli cos a/L + M 22^2 sin а// =  32,1/6-4,5-cos 20,Г 4-150,4/3* 1 >65 X 
Xsin 20,1е =  53,4 кН-м. =  Л4И =  53,4-0,781 -  41,7 кН. U ^ - l /бХ  
Хб,3 [4,5-1,65(1 +  1+0,25)+],5-3(0 +  0 +  0,25) +  1,35-4,5(0+1 +  
+0,25)] =26,7 кН.

в) Плита перекрытия ПЗ (см. рис, 15,д, е).
Армирование плиты ПЗ аналогично плите П2. Несущая способ

ность поперечных сечений плиты по изгибу Afia=32,l кН*м;
— 150,4 кН*м. Пластические шарниры проходят через края оконного
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проема в наружной стене (рис. 15, е). Пластический шарнир с растя
жением нижних волокон возникает в плите из-за ее защемления 
в наружных стенах, поэтому работа внутренних сил на перемещениях 
этого шарнира относится к сопротивлению внешнего края. Из гео
метрических соотношений А—0,787 м; Ш“ 1,16 1/м; а= 7 0 ,9 °. Так же, 
как и для плиты П2, вычисляется Л1=144кН *м , а также величины

WU,bor и U U
« 7к б о л = Л<а ' = , 44-1,16= 167 кН; £/'3=34 ,5  кН.
г) Величина WpA для доборной плиты равна нулю, работа внеш

них сил определяется
Up4 =0 ,5?7 ./=0 ,5-6 ,3-6-0 ,6=11 ,3  кН.
д) Суммируя по всем плитам перекрытия ячейки, получим 

К ш  =  K i . b *  +  WU.bor =  16,4 +  167 =  183,4 кН,

^  =  ^ 1  + ^ { , 2  =  7 , 2 +  41,7 =  48,9  кН,

U \ =  14 , +  « 4 » +  <4в +  и\ц  =  42,5 +  26,7 +  34,5 +  11,3=115 кН.

В соответствии с указаниями п. 15 по формуле (27) определи-
е т с я =- 83 , 3- 183 , 4=---- 266,7 кН.

3.2.3. Работа поперечной внутренней стены. Предельные момен
ты в перемычке — «флажке» (см. п. 3.1.4 Пособия) М'$ир = 2 7  кН-м;

7,2 кН*м. При отсутствии нижней перемычки M in  ̂ =  =
«=0 и тогда формула (5) примет вид Wxw inf = (Л 1 'ир +  м '/цр) / 6 =  
« (2 7 + 2 9 ,7 ) / ! ,3 5 = 4 2  кН.

Вес панели GWlfn —55,5 кН.
Нагрузка, передающаяся с лоджии Gi =  14 +  0,6* 1,2*3*1/2 =  

=  15,1 кН, где вес стенки лоджии составляет 14 кН.
Работа внешних сил на единичном перемещении вычислим по 

формуле (7) U lwan =70 ,6  кН.
3.2.4. Проверка общего условия невозможности образования ме

ханизма первого типа. Проверка производится по формуле (4), ко
торую в случае отрицательного значения UVtex запишем в виде

< . l n  +  K - Vw . 'x > U'w.tn +  K
Подставляя в эту формулу полученные выше значения, получим 
4 2 + 4 8 ,9 + 266 ,7>70 ,6 -И 15 ; 357,6>185,6, условие выполняется, об
рушение конструкций по рассматриваемой схеме (механизм I типа) 
невозможно.

3.3. Оценка возможности возникновения механизма прогрессиру
ющего обрушения второго типа (рис. 16). Расчет производится в со
ответствии с требованиями п. 9 и с учетом пп. 13—15, а также осо
бенностей конструкции рассматриваемой ячейки.

3.3.1. Анализ сопротивления наружных стен. Схемы излома на-
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Рис. 16. 3-я схема излома элементов фрагмента

ружных керамзитобетонных стен те же, что и для первого механизма 
обрушения с той только разницей» что перемещение левой панели НС1 
равно w"-w"L'IL"~ 1 -5,4/6,6=0,82.
Тогда, используя результат, полученный в п. 3.2.1а, определяем: 
W’w ^=37 ,4 -0 ,82=30 ,7  кН.
Для правой наружной панели w— 1, значит, как и в п. 3.2.16 Ww ех =  
— 113,8 кН; №Wj« = 3 0 ,7 + П З ,8-144 ,5  кН.
При подсчете работы сил веса, учитывая, что перемещение НС1 
=0,82, получим Uю,ех~0,5(26,6-0,82+0,5-68,7) =  28,1 кН; — 
=  144,5—28,1 “  116,4 к Н > 0 .

3*3.2. Сопротивление обрушению плит перекрытий.
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а) Сопротивление внешнего края левой плиты П1 определяется 
по формуле (29), которая при М п =*М2\ = 0  имеет вид

K\bor * *  s/d (Mu /L  +  A1n /l) w§ =  1 »32/0>89 <49*4/ 5 *4 +
+  9,7/3) 0,82 «  15,1 kH.

Работа внутренних и внешних сил, приложенных к плите П1, 
принимается из расчета, изложенного в п. 2,3.2, при ш =  0,82, 0;
иЦ  *=0,82* 12,5~ 10,2 кН.

б) Плита П2 разрушается с образованием одного пластического 
шарнира с растяжением верхних волокон (см. рис. 16). Так как верх
ней арматуры в плите нет, Wplz= 0 . U lp2 — 1/6*6,3*3-6*0,455-8,6 кН,

в) Разрушение плиты ПЗ показано на рис. 16, г, пластический 
шарнир с растяжением нижних волокон определяет сопротивление 
внешнего края перекрытия, заведенного в наружную стену. Из гео
метрических соотношений определяют величины ш =1,42 1/м, и а — 
-3 7 ,5 ° .

Предельный изгибающий момент, воспринимаемый сечением пли
ты по линии пластического шарнира, подсчитывается по формуле, 
приведенной в п. 3.2.26 и равен М — 16,4 кН. Тогда работы внешних 
и внутренних сил, приложенных к плите ПЗ, составят: №Ц Ьог =  
-42 ,3  кН; Wx̂ r 0; » Ю  кН.

г) Работа внешних сил на перемещениях доборной плиты =  
-  0,5 (0,455+0,545) 0,5 - 6,0 • 6,3 - 0,6 -  5,7 кН.

д) Сумма работ внутренних сил в плитах перекрытий ячейки 
составит Wlpbor ««15,1+42,3-57,4 кН; W[p —0; U lp] —1 0 ,2 + 8 ,6 + 1 0 +  
+ 5 ,7 -3 4 ,5  кН.

По формуле (27) определяем ( J lj  ех = —RWiex — №1̂ Ьог — 
—116,4—57.4——173,8 кН.

3.3.3, Работа связей. Связей сдвига третьего типа между пере
крытием и нижерасположенной внутренней стеной в конструкции нет, 
поэтому формула (13) принимает вид W\l где S 2—53 кН;

6 м; £ —6,6 м; Wlx —20,9 кН.
3.3.4, Сопротивление внутренней стены. Работа внешних сил, 

приложенных к внутренней поперечной стене, вычисляется по форму
ле (14) при (?ы>,<п«55,5кН; Gj—15,1 кН, £ —6,6 м; х — [5,14-2,6(1,35+ 
+0,5*5,14)+0,5*0,525* 1,352] /(5,14*2,6+1,35 *0,525) —3,75 м.
и *.(п  -  Oa.tnX/L+ Ог=55,5(3,75/6,6) +15 ,1=46 ,6  кН.

3.3.5, Проверка общего условия невозможности образования ме
ханизма второго типа. Проверка производится по формуле (12), ко
торую в данном случае удобнее записать в виде W\x 
> U wtin + u l l ’ 2 6 ,9 + 1 7 3 ,8 > 46,6+34,5; 200,7 кН >81,1  кН, условие
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выполняется. Обрушение конструкций по рассматриваемой схеме 
(механизм второго типа) невозможно.

3*4. Оценка возможности возникновения механизма прогрессиру
ющего обрушения третьего типа* Как указывалось в п. 2.4, проверку 
устойчивости к прогрессирующему обрушению в данном случае нуж
но вести по формуле Wlpn > £ /р П.
В'связи с тем, что перекрытие справа разрезано на три плиты, схемы 
разрушения этих плит отличаются от схем, описанных в прил. 2, 
поэтому условие (16) проверяется отдельно для каждой 
плиты.

а) Обрушение плиты П1 (см. рис. 15, а) рассмотрено в п. 2.4, 
проведенный расчет показал необходимость установки связи диамет
ром 10 мм прикрепляющей угол плиты к выщерасположенной стене.

б) Схема обрушения плиты П2 показана на рис. 15, в. Возникно
вение пластического шарнира в плите с растяжением верхней арма
туры не вызывает работы внутренних сил из-за отсутствия верхней 
арматуры, то есть ^ « 0 .  Работа внешних сил на перемещениях 
плиты U \I 1 *=>\/GqLl= 18,9 кН.
Условие устойчивости против обрушения W'pn ^ U l u не выполняет
ся, так как 0 <  18,9 и, следовательно, необходимо угол плиты прикре
пить связью к вышерасположенной стене. При установке стержня 
диаметром 10 мм из стали класса A-I получаем я **1 ; $ 5=*18,4кН; 
x5= L , и тогда по формуле (17) проверяется условие необрушения 
плиты П2: где ^ У “ 18>4 кН.

Таким образом, 18,4 к Н »1 8 ,9  кН, связь достаточна.
в) Аналогичным образом определяется необходимость установки

связей пятого типа 2 стержня диаметром 10 мм из стали класса A-I 
в плите ПЗ, схема излома которой показана на рис. 15,6. Определив 
величины работ внутренних и внешних сил на перемещениях плиты 
ПЗ: ==0; t/JJ/ —31,2 кН, W7}]1 « 2 *  18,4 =  36,8 кН, проверяем ус
ловие невозможности обрушения: W# 1 =36,8 кН >1/рз «=31,2 кН, 
условие выполняется.

3.5. Проверка общего условия невозможности образования ме
ханизма четвертого типа.

3.5.1. Анализ сопротивления наружных стен. По указанию п. 15 
настоящего приложения необходимо проверить условие S 7W >RWtex. 
Так как связи растяжения седьмого типа между наружными стена
ми и плитами перекрытий отсутствуют в конструкции, S 7a>=*0, и упо
мянутое условие не выполняется; в соответствии с п. 15 в формуле 
(19) нужно принимать (Jw ,imc—0, ©ш,в*= 0.

3.5.2. Работа плит перекрытий, В связи с тем, что левое пере
крытие разрезано на отдельные плиты, величины и U lpv вы-

266



числяют в соответствии со схемами излома элементов, показанными 
на рис. 17.

Все плиты перекрытий разрушаются с образованием верхних 
пластических шарниров, следовательно —0.

Для подсчета работ внешних сил, приложенных к плитам пере
крытий, из очевидных геометрических соотношений определяют их 
перемещения wp i = l ;  шр2=  (0,25*3)/1,35—0,56; шрз = «=0,25. 
Далее определяют работу внешних сил на перемещениях каждой 
плиты перекрытия: £/р 1 =  6,3*5,4*2,21 • 1/6=12,5 кН; U p2— 6t3*3*6х 
Х0,56/6= 10,6 кН; tfp3=6,3(3*6*0,25+1,95*3 *2*0,25)/6=7,8 кН; 
t/P4= 0,5 • 6,3 • 0,6 • 6 •0,5 (0,25+0,56) = 3,2 кН; U 1/  =  12,5+10,6+7,8+ 
+3,2=34,1 кН.

3.5.3. Работа связей.
а) Сопротивление связей пятого типа (см. п. 3.4) S 6«1 8 ,4  кН.
Связи шестого типа в конструкции отсутствуют.
Работа внутренних сил при разрушении связей определяется по 

формуле (20) W\v =Sb ^ W i= Ss[w pi—Wwtin) +  {Wp2—Wu>,<n)] = 1 8 ,4X

X  1(1—0,25) +  (0,56—0,25)] =19 ,5  кН.
б) Связи сдвига четвертого типа в конструкции представлены 

тремя стержнями диаметром 12 мм из стали класса A-I по одному 
стержню между внутренней стеной и каждой наружной панелью, 
а также между стенкой лоджии и внутренней стеной, несущая спо
собность каждого стержня в соответствии с п. 3,1.5 равна 18,6 кН, 
тогда $ 4=  18,6*3=55,8 кН.

Сопротивление внутренней стены
Из п. 3.2,3 принимается *=42 кН; 70,6 кН.
3.5.4. Проверка общего условия невозможности образования ме-
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ханизма четвертого типа. Проверка производится по формуле (19), 
которая в случае равенства нулю величин W™, U w , e x  н ww,ex, прини
мает вид

(1 -  c/L) WlWAn +  W]v  >  (1 -  c/L) U™  +  U™ -  S 4 wwM,

где L = 5,4 м; L —с=1 ,35 ; 1 —c/Z. =  0,25.
Подставляя вычисленные выше значения, получим

(1 -  c/L) WlwAn +  W}v  =  0,25-42 +  19,5 =  30 кН;

(1 -  c/L) UlWtin +  U™  -  S 4 wwAn =  0 ,25-70 ,6  +  3 4 , 1 -

— 55 ,8-0 ,25  =  37,7 кН >  30 кН.
Условие необрушения не выполняется, рекомендуется поставить 

связи шестого типа, несущая способность которых с учетом формулы 
(20) определяется 
Se~L/ (L—с) • (37 ,7-30) =30 ,8  кН.
Обеспечить величину S e можно, например, поставив два стержня 
диаметром 10 мм из стали класса A-I.

ПРИЛОЖ ЕНИЕ 3

РАСЧЕТ КОНСТРУКЦИЙ НИЖНИХ НЕЖИЛЫХ ЭТАЖЕЙ 
БЕСКАРКАСНЫХ ЖИЛЫХ ЗДАНИЙ

1. В настоящем приложении рассмотрены особенности расчета 
сборных несущих конструкций нижних нежилых этажей жилых зд а
ний, конструктивные решения которых рекомендованы разд. 2 насто
ящего Пособия.

2. Несущую систему конструкций нижних нежилых этажей ре
комендуется рассчитывать совместно с опирающимися на них кон
струкциями верхних этажей. При расчете здания допускается из не
сущей системы выделять фрагмент, состоящий из конструкций под
вала, техподполья, первого нежилого этажа, технического этажа 
и типового жилого этаж а либо двух типовых этажей, по верху ко
торых приложена нагрузка от веса конструкций вышерасположенных 
этажей и ветровая нагрузка на них.

При расчете зданий комбинированной системы с каркасными 
нижними этажами горизонтальные (ветровые) нагрузки рекоменду
ется передавать на стены лестнично-лифтовых узлов. При расчете 
зданий стеновой системы со встроенными нежилыми нижними эта
жами допускается в первом приближении усилия от горизонталь
ных нагрузок определять как для регулярной системы без учета из
менения положения и размеров проемов в нижних этажах. После
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определения усилий от горизонтальной нагрузки каждая из стен (ди
афрагм жесткости) рассчитывается с учетом реальной схемы и рас
положения проемов.

При расчете рекомендуется учитывать, что для зданий высотой 
12 этажей и менее, как правило, усилия от ветровых нагрузок не 
являются определяющим для назначения сечений конструкций и их 
армирования. Поэтому компоновку несущей системы зданий со встро
енными нежилыми помещениями допускается выполнять исходя из 
вертикальных нагрузок.

3. Несущую систему конструкций нижних этажей рекомендуется 
рассчитывать с использованием метода конечного элемента (МКЭ). 
Расчет допускается выполнять в упругой стадии.

При использовании МКЭ рекомендуется:
модель разбивать на прямоугольные элементы так, чтобы раз

меры простенков и перемычки были кратны размерам сетки;
при арочных проемах дуги окружности заменять прямыми и вво

дить в углах треугольные плоские элементы;
платформенный стык моделировать в виде прямоугольных эле

ментов с толщиной, равной средней толщине верхней и нижней па
нелей и модулем упругости, который является обратной величиной 
от податливости платформенного стыка на сжатие;

стойки каркаса моделировать связями конечной жесткости, ко
торые учитывают также податливость основания;

в плоскую расчетную модель необходимо включать горизонталь
ные связи между конструкциями, расположенными вдоль одной оси, 
которые работают в нижнем этаже на растяжение, а выше — на сж а
тие, с их реальными жесткостными характеристиками;

при расчете стеновых систем в расчетной схеме необходимо учи
тывать податливость основания;

в зданиях с опиранием перекрытий по трем и четырем сторонам 
рекомендуется пользоваться для расчета пространственными расчет
ными схемами с включением стен поперечного и продольного направ
лений, учитывая связи на сдвиг конечной жесткости (между про
дольной и поперечной стеной) в уровне перекрытий, это позволит 
снизить нагрузку на простенок поперечной стены в уровне пола вто
рого этажа, примыкающий к продольной стене, на 10— 15 % в за 
висимости от конструкции;

при наличии оси симметрии в расчет включать часть поперечни
ка до оси симметрии, учитывая работу отрезанной части выполне
нием краевых условий на оси симметрии.

4. Прочность конструкций встроенных этажей и их армиро
вание рекомендуется проверять по интегральным значениям усилий 
в основных сечениях, полученным исходя из напряжений в этих се
чениях.
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Рис. 1. Схема условной арки для оп
ределения растягивающей силы в пе
ремычке первого нежилого этажа
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5. При расчете зданий стеновой системы принимается, что ос
новными сечениями, по которым необходима проверка прочности, 
являются горизонтальные опорные сечения в уровне пола первого 
и второго этажей, горизонтальные сечения по верху проемов и вер
тикальные сечения перемычек первого этажа в местах заделки и в 
середине пролета; горизонтальные стыки необходимо проверять на 
действие вертикального давления, перемычку — на растяжение в цен
тре и поперечную силу в заделке, а также момента.

6. При назначении размеров и расположения проемов в первом 
этаже следует учитывать, что несимметричное расположение проема 
в первом этаже приводит к неравномерному распределению давле
ния в зоне платформенного стыка; наиболее выгодно располагать 
проем в первом этаже симметрично так, чтобы проем в типовом эта
же находился в зоне перемычки над проемом первого этажа.

7. Размеры простенков в панели первого этажа должны назна
чаться таким образом, чтобы среднее давление на 1 м простенка не 
превышало несущей способности 1 м платформенного стыка, при 
этом в расчетную длину шва над панелью первого этажа могут быть 
включены участки перемычек длиной 0,5 от ее высоты в месте за
делки в простенок. При несимметричном расположении проемов на
иболее нагружен меньший по ширине простенок (как правило).

8. Расчет перемычки на действие поперечной и внецентренной 
продольной сил можно выполнять независимо. Для назначения раз
меров сечения поперечную силу в перемычке рекомендуется опреде
лять как произведение максимального среднего давления на 1 м про
стенка, умноженного на 0,8 высоты перемычки. Растягивающая си
ла в перемычке может быть определена как усилие в затяжке услов
ной арки. Для перемычек пролетом от 3,3 до 2,4 м такая условная 
арка (рис, 1) приближенно имеет пролет, равный пролету перемыч
ки в свету, и высоту, также равную пролету перемычки; растягива
ющее усилие в ней рекомендуется определять по формуле

до
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где q — нагрузка от верхних этажей в уровне пола второго *типо- 
вого этажа; /0 — пролет перемычки в свету; кцп — высота перемыч- 
ки; hmin — минимальная высота перемычки, равная 0,5 м.

9. Если по результатам упругого расчета расчетные параметры 
конструкции определяют усилия сжатия в горизонтальном стыке, то 
данные упругого расчета могут быть использованы для определения 
прочности и армирования конструкции. Если определяющими явля
ются усилия в перемычке, то рекомендуется применить для расчета 
неупругую расчетную модель, позволяющую снизить расход армату
ры на армирование перемычки.

10. Для бескаркасных зданий, в одном панельном нежилом эта
же которых стеновые панели имеют большие (более 1,5 м) проемы, 
допускается приближенный расчет перемычек и стыков стеновых па
нелей при выполнении следующих конструктивных ограничений: дли
на панели — не менее 6 м, ширина проема — не более 2,4 м, ширина 
каждого из простенков — не менее 0,75 от ширины проема, высота 
сечения перемычки — не менее */з от ее длины (ширины проема), 
в панели технического подполья проемы расположены под проемом 
нежилого этажа. Число панелей с большими проемами не превышает 
трех на каждую секцию.

Если перечисленные ограничения соблюдены, то прочность верх
него стыка и перемычки панели нежилого этажа проверяется по 
следующим формулам:

при отсутствии проема в стеновой панели жилой части дома

N <  0,8 [/?л  (/, +  /а) +  2l/2(M 1 +  AfJ) R}1 <  0,8ЯЛ lnt',
_________________________________  (2)

N <  0 ,8  ^  +  4 V  2 * w tt  hi (R n  +  q j  ] <

<  0 ti lnf . (3)
при наличии в жилом этаже проема, расположенного в плане 

в пределах проема нежилого этажа и имеющего ширину, меньшую 
половины ширины проема нежилого этажа (см. рис. 1):

N < 0 ,8  IRH ^  (/, +  У +  2 У ( М г +  Afa) Rh  *,] < 0 .8  Rh  lnt\ (4 )

N < 0 , 8  [Rn  t ,  ( / ,  +  g  +  2 1A * m <2 A § ( / V i  +  0  +

+  2 V 2Ru 1 < ° . « д  к lnt- («)
В формулах (2) — (5) W — равнодействующая всех внутренних вер
тикальных усилий в уровне верха стеновой панели нежилого этажа; 
Rji — предельное сопротивление стыка над панелью нежилого эта
жа; tu h  — толщины стеновых панелей жилого и нежилого эта
жей соответственно; Ми — предельные моменты, воспринимаемые 
сечениями перемычки на опоре и в середине пролета, вычисляемые
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по СНиП 2.03.01—84; 1и /2 — ширины простенков панели нежило
го этаж а; Я м — расчетное сопротивление бетона при растяжении; 
й0— рабочая высота сечения перемычки; щew усилие в хомутах на 
единицу длины перемычки; lnt — длина панели жилого этажа за 
вычетом ширины проема (lnt =  lw 1—/01).

При подборе поперечной арматуры перемычки должно быть со
блюдено условие

2 *5 1/Л2/?м t2hlq&w<0,3<?w l<pb lRb bho, (6)

где Яь — расчетное сопротивление бетона при сжатии, фин и фм— 
коэффициенты, вычисляемые по СНиП 2.03.01—84.

Прочность нижнего стыка оценивается по формулам:
для левого простенка

N (1 “h 0 ,5 /02//^)//даi ^0,8/?j2^2*> (7)
для правого простенка

N ( l  +  Ot5l02/ l 2) /tm  < 0 , 8 ^ 2 /1( (8)
где — предельное сопротивление стыка под панелью нежилого 
этажа.

11. При каркасном решении нижних этажей здания наиболее 
напряженными участками балок-стенок, которые необходимо прове
рять расчетом, являются следующие:

перемычки (верхние и нижние) в зоне проемов (для прохода 
людей); они должны быть проверены на поперечную силу и момент, 
действующие в этом сечении;

участки главных балок-стенок в местах опирания на них вто
ростепенных балок-стенок необходимо проверять на действие по
перечной силы и смятие опорных частей;

опорные участки балок-стенок и колонн рассчитывать на смя
тие.

12. Прогибы балок-стенок, на которые опираются несущие стены 
здания при каркасной конструкции нижних этажей, рекомендуется 
ограничивать исходя из предельных взаимных смещений стеновых 
ланелей, равных 1 см. Предельные прогибы ригелей следует прини
мать по СНиП 2.03.01—84.

13. Для увеличения несущей способности и жесткости системы 
возможно объединение балок-стенок и ригелей в единую систему при 
помощи металлических или железобетонных связей по длине зоны 
контакта.

Несущая система балки-стенки и ригеля может считаться моно
литной, если стыковое соединение воспринимает сдвигающее усилие 
равное или большее, чем усилие, определяемое по формуле

Т =  ( М - М Ь - М Г)/Н ,  (9)
где М — максимальный момент внешних сил, действующий на систе-
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му; Мь, Mr — предельные моменты, воспринимаемые балкой-стен
кой и ригелем; Н  — расстояние между нейтральными осями балки- 
стенки и ригеля.

В случае, если условие (9) не выполняется для систем, в кото
рых жесткость ригеля соизмерима с жесткостью балки-стенки, несу
щую способность системы можно проверять методом предельного 
равновесия.

Несущая способность системы должна определяться как наи
меньшее из значений, соответствующих различным нормальным сече
ниям, наиболее опасными из которых являются: в середине пролета 
системы, в зоне проема, в местах изменения высоты, толщины сече
ния и армирования.

14. Для системы, предельное состояние которой определяется об
разованием шарнира в зоне максимального момента, предельную на
грузку на систему можно определить по формуле

2 (M h — M'b — M r) 2 r iH  2Tt H

+  Hi +  * ( / - / , )  ’
( 10)

где q — равномерно распределенная нагрузка, проложенная по 
верху балки-стенки и соответствующая несущей способности сис
темы по рассматриваемому нормальному сечению; Мь, Мг — пре
дельные моменты, воспринимаемые балкой-стенкой и ригелем в рас
сматриваемом сечении; Мь — момент в рассматриваемом сечении 
несущего элемента от нагрузки, приложенной непосредственно к эле
менту (включая собственный вес балки-стенки);

К  =  я у /2; (11)

I — расчетный пролет системы, определяемый по формуле
/ = / o  +  (ci +  c2)/3; (12)

/0 — пролет в свету между опорами; с и с2— ширина левой и пра
вой площадок опирания; 1\ — расстояние до рассматриваемого се
чения; Ти Т2— предельные сдвигающие силы, воспринимаемые 
стыком на участках 1 \ и (/—li).

15. Расчетную длину колонн (при их расчете на вертикальную 
нагрузку) рекомендуется принимать в зависимости от жесткости уз
лов между балками-стенками и колонной, жесткости дисков перекры
тий и наличия диафрагм жесткости, но не менее высоты первого 
этажа. В местах опирания ригелей на колонны необходимо предус
мотреть металлические закладные детали в колонне и ригеле, вос
принимающие часть опорного момента, величиной не менее 30 кН*м.

Пример расчета. Требуется проверить прочность стеновой панели 
первого нежилого этажа, показанной на рис. 2 (/и>=6м).

Исходные данные:
# = 3 4 0 0  кН. Бетон класса В20 # 6=11 ,5  МПа, 0,9 МПа, 

Арматура класса A-III =  355 МПа, R8W= 255 МПа. Армирование
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Рис. 2. Стеновая панель первого не
жилого этажа

в опорных и пролетном сечениях перемычки одинаково, площадь 
сечения продольной арматуры = 942 мм2. Площадь сечения хому
тов Asw= 85 мм2. Шаг хомутов s —150 мм.

Прочность стыков: верхнего =  4,5 МПа, нижнего
= 6 ,5  МПа,

Толщины панелей: жилого этажа /«п=180 мм; нежилого этаж а 
/«>2=220 мм. Высота перемычки h= 8 0 0  мм; Л0= 7 6 0  мм.

Предельные моменты сечения перемычки: Afj=Af2=A f.
Высота сжатой зоны х =  (355*942)/(11,5*220) =  132 мм.
Относительная высота сжатой зоны:
|  =  132/760 =  0,174 <  Ън=0,625.
Предельный момент поперечного сечения Л1 =» 11,5- 220 • 7602- 0 ,174 (1— 
0,5*0,174) =253 * 106 Н*мм. Проверка выполнения неравенства (2): 
3400000<0,8 [4,5-1 8 0 ( 1800+ 1800 ) + 2  |/'2 -2-253-10 , -4,5-180] = 3 7 8 0 х  
X 103< 0 ,8 -4 ,5 -180-6000=3900000 Н.

Усилие в хомутах на единицу длины перемычки 
? s«j—255*85/150= 144 Н/мм.
Проверка выполнения неравенства (3):
3400000С0,8[4,5-180(1800 +  1800) +  4 У 2-0.9-220-7602- (4,5-180+ 

"+Т44) ] =3820000 <3900000 Н.
Для проверки выполнения неравенства (6) вычисляем 
<р„>,= 1+ 5 *2 0 * 104/(24* 103) 85/(220* 150) =  1,108; 

тогда ф61=  1 —0,01-11,5=0,885;
2,5 У 2*0,9*220-760М 44 =  450000 < 0 ,3 * 1,108*0,885* 11,5*220*760 =  
=  560000 Н.
Проверка прочности нижнего стыка по формуле (8):
3400000/6000 [1 +0,5(2400/1800)]=  9 4 4 < 0 ,8*6 ,5 *220=  1140 Н/мм.

Кроме проверки прочности необходимо проверить ширину рас
крытия трещин,

274



ПРИЛОЖ ЕНИЕ 4

РЕКОМЕНДАЦИИ ПО ОПРЕДЕЛЕНИЮ ПОДАТЛИВОСТИ 
СОЕДИНЕНИИ ЭЛЕМЕНТОВ НЕСУЩИХ КОНСТРУКЦИИ

1. В настоящем приложении приведены рекомендации по опреде
лению коэффициентов податливости соединений сборных бетонных 
и железобетонных элементов, а также швов бетонирования стен из 
монолитного бетона, стыков между сборными и монолитными кон
струкциями жилых зданий и перемычек.

Коэффициентом податливости соединения называется величина, 
численно равная деформации соединения, вызванной единичной со
средоточенной или распределенной силой.

Коэффициенты податливости соединений при растяжении Xt, 
сдвиге %v  коэффициенты податливости перемычек при перекосе 
Хип определяют от сосредоточенных сил; коэффициенты податливо
сти при сжатии %с и повороте Хф—-от распределенных сил.

Для соединений, имеющих несколько характерных стадий рабе- 
ты (например, до образования трещин в соединении и после), коэф
фициенты податливости (жесткости) следует принимать для каж 
дой стадии дифференцированно. Деформация соединения в этом слу
чае определяется как сумма деформаций от приращений усилий на 
отдельных этапах.

Основные виды соединений и размерность коэффициентов подат
ливости приведены в табл. 1.

При соединении элементов системой связей следует различать 
следующие случаи их расположения:

Т а б л и ц а  1

Коэффициент Обозна Разм ер
Схема соединенияподатливости чение ность

При растяже h мм/Н
нии (см/кгс)

При сжатии мм8/Н
(см3/кгс)

При сдвиге к мм/Н
(см/кгс)

У У

м с

При повороте кф 1/МН
(1/кгс)
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Рис. I. Схема соединений
а, 6 — последовательные; в, г — параллельные; д, в — смешанные

последовательное (рис. 1 , а , б )\  параллельное (рис. 1 ,в ,г ) ;  сме
шанное (рис. 1 ,д, а ) .

Коэффициенты податливости К соединения, состоящ его из систе
мы сосредоточенных связей, определяют по формулам: 
в случае последовательного расположения связей

*  =  0 )

в случае параллельного расположения связей

f c - 1 / S  О Д , ) .  (2 )
/=1

где п — число связей в соединении; — коэффициент податливо
сти /-й связи.

В  смешанном случае выделяют группы однородно расположен
ных связей и для каж дой из них по формулам (1) или (2) вычис
ляю т коэффициенты податливости, в результате чего систему при
водят к случаю последовательного или параллельного расположения 
связей.
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Для определения коэффициента податливости соединения, имею
щего сосредоточенные и распределенные связи, последние заменяют 
эквивалентными по жесткости, сосредоточенными.

2. Коэффициент податливости при растяжении Я* соединения 
сборных элементов в виде сваренных между собой и замоноличен- 
ных бетоном арматурных выпусков определяют по формуле

Я/ =  2ncrc/o s , (3)
где а сгс — ширина раскрытия трещин, нормальных к арматурной 
связи, вызванных растягивающими напряжениями в связи о8; зна
чение ширины раскрытия трещин рекомендуется определять по ука
заниям норм проектирования железобетонных конструкций.

Деформации растяжения связей в виде петлевых выпусков ди
аметра 8— 12 мм, соединенных между собой скобами из арматурной 
стали и замоноличенных бетоном класса не ниже В15, можно оп
ределять как для сварных связей, площадь которых соответствует 
площади поперечного сечения арматуры петлевого выпуска. Диаметр 
арматуры скобы должен быть при этом не менее диаметра петлевого 
выпуска.

3. Коэффициент податливости при сжатии Яс соединения эле
ментов определяют в зависимости от конструктивного типа стыка.

Для контактного горизонтального стыка, в котором сжимающую 
нагрузку передают через слой раствора, толщиной не более 30 мм, 
коэффициент податливости при сжатии Яс,Соп определяют по фор
муле

^с,con (Ят -f* hconf£b,w) А/Асоп> (4)
где кт — коэффициент податливости горизонтального растворного 
шва при сжатии, определяемый по п. 4 настоящего приложения; 
heon — высота контактного участка стыка; E b,w — модуль деформа
ции бетона стены; А — площадь горизонтального сечения стены 
в уровне расположения проемов; Аеоп — площадь контактного уча
стка стыка, через которую передают сжимающую нагрузку.

Для монолитного горизонтального стыка, в котором сжимаю
щая нагрузка передается через растворный шов в уровне верха пере
крытия и слой бетона, коэффициент податливости при сжатии 
Ас,топ определяют по формуле

^с,топ =  ( * т  +  ^топ  +  hmon / Emon) А!Атоп t (5)
где hmon — высота (толщина) слоя монолитного бетона в стыке; 
Етоп — начальный модуль упругости бетона замоноличивания стыка; 
Атоп — площадь монолитного участка стыка (за минусом опорных 
участков перекрытий и других ослаблений сечения стыка); к тОП— 
коэффициент податливости, вычисляемый по л. 5 настоящего при
ложения.

Для платформенного горизонтального стыка, в котором сжи
мающая нагрузка передается через опорные участки плит перекры
тий и два растворных шва, уложенные между плитами перекрытий
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и соединяемыми элементами, коэффициент податливости при сжа- 
тии Хс,р1 определяют по формуле

K m - K  +  K  +  hplIE p l )A IA pU (6)

где — коэффициенты податливости при сжатии соответствен
но верхнего и нижнего растворных швов; hPt — высота (толщина) 
опорной части плиты перекрытия; E pi — начальный модуль упруго
сти бетона опорной части плиты перекрытий; Api — площадь плат
форменных участков стыка, через которые передается сжимающее 
усилие; при неодинаковых размерах опорных площадок вверху 
и внизу плиты перекрытия принимается их среднее значение.

Для платформенно-монолитного стыка, в котором сжимающая 
нагрузка передается через платформенный участок площадью АРг 
и монолитный участок площадью Л то », коэффициент податливости 
при сжатии Ас,р1 топ  определяют по формуле

^c.Pl.mon ~  -f- lAc.mon)* (7)
где Хс,топ> kc,pi — коэффициенты податливости при сжатии, вычис
ляемые соответственно по формулам (5) и (6).

Для контактно-платформенного стыка, в котором сжимающая 
нагрузка передается через контактный участок площадью Лео» 
и платформенный участок площадью A p i, коэффициент податливости 
при сжатии Xc,conlPi вычисляют по формуле

К.соп.рг ~  1 /ОАт.соп +  1 A c,p i)* (®)
где Яс.соп, XCtPi — коэффициенты податливости при сжатии, вычис
ляемые соответственно по формулам (4) и (6 ).

4. Коэффициент податливости при сжатии горизонтального ра
створного ш ва Хт определяют в зависимости от способа укладки 
и прочности раствора и среднего значения сжимающих напряжений 
в растворном шве <тт .

При кратковременном сжатии для раствора прочностью на сж а
тие 1 МПа и более при толщине шва 10—20 мм коэффициент подат
ливости растворного шва Хт рекомендуется определять по форму
лам:

при а т  <

к  =  1 ,5-10“ 3 /? ~ 2 3̂ t • (9)т  т  т» ' 1

при ° т > | -15С  но не более 2

к  =  5 - 10~3 /?~ 2/3 t (10)тп т  т > ' '

где <Тт — среднее значение сжимающих напряжений в растворном 
шве, М П а; Rm — кубиковая прочность раствора, М П а; /т  — толщи
на растворного шва, мм; Хт  — коэффициент податливости раствор
ного ш ва при кратковременном сжатии, мм3/Н .

278



Коэффициенты податливости растворных швов при кратковре
менном сжатии при расчете на нагрузки, действующие в стадии экс
плуатации здания, разрешается принимать по табл. 2.

Т а б л и ц а  2

Среднее значение сжимающих 
напряжений в растворном 

шве <Ут , МПа

Коэффициент податливости растворного 
шва толщиной 20 мм при кратковременном 

сжатии %т  (ммв/Н) при кубиковой 
прочности раствора (МПа)

1 2,6 5 10 20

При a m< < T i = l ,1 5 / ? ^ 3 0 ,0 3 0 ,0 1 6 0 ,01 0 ,0 0 6 5 0 ,0 0 4

При o t <  О т < а 2= 2/?^/3 0 ,1 0 ,0 5 4 0 ,0 3 4 0 ,0 2 1 0 ,0 1 3

Для горизонтальных швов бетонирования стен из монолитного 
бетона классов В7,5—В15 коэффициент податливости при сжатии 
принимается равным: для тяжелого бетона 0,01 мм3/Н (1-10~4 см3/  
/кгс); для легкого бетона 0,02 мм3/Н  (2-10“ 4см8/кгс).

При сжатии горизонтального растворного шва или шва бетони
рования стены из монолитного бетона длительной нагрузкой коэф
фициент податливости разрешается вычислять по формуле

~ Я т  (1 +  Ф*), ( П)
где Хт  — коэффициент податливости шва при кратковременном 
сжатии; <р( — характеристика ползучести шва, принимается рав
ной 1.

5. Для горизонтального шва на прокладках («сухой» шов) ко
эффициент податливости при кратковременном сжатии определяют 
по формуле

(^с ®с) » (12)

где tc — толщина сжатой прокладки в горизонтальном шве; Е е — 
начальный модуль упругости прокладки; а с — безразмерный коэф
фициент; ос — среднее значение нормальных напряжений, сжимаю
щих прокладки.

Величины Е с и а с разрешается определять по табл. 3.
Коэффициент податливости горизонтального шва на прокладках 

при длительном сжатии %ct допускается принимать равным 1,2ХС.
6. Коэффициент податливости при сдвиге Хт (мм/Н) соединения 

двух сборных элементов принимается равным сумме коэффициентов 
податливости для сечений, примыкающих к каждому из соединяемых 
элементов.

Для бетонного шпоночного соединения из п* однотипных шпо
нок коэффициент податливости при взаимном сдвиге сборного эле-
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Т а б л и ц а  3

М атериал прокладки
Толщина

п рокладки ,
мм

Sc-
М П а “ с

Асбестовый картон марки КАОН 3 7 2
Асбестовый картон марки КАП 4 2 ,8 1,8
Асбестовый картон марки КАОН 6 9 1,7
Асбодревесно-волокнистая плита 
(АД ВП )
Древесно-волокнистая плита мягкая М12 
(Д ВП )

4 ,8 17 2 ,6

12,5 1,8 1,8

То же 16 2 ,2 1,2
Синтетические сетки из полиэфирной ни
ти, слоями

5 14,2 3 ,5

Сетки и сукно бумажной промышленно
сти («СУБ»)

7 3 ,7 3,1

Лавсановое волокно прессованное 6 6 4 ,4
Рубероид, слоями 3,77 14

4АПергамин, слоями —. 15 2 ,5
Паронит, слоями 4 ,2 22 4
Линолеум ПХВ 1,8 12 8 ,3
Песок средней крупности в оболочке из 
стеклоткани

30 80 0

мента и бетона замоноличивания стыка определяют по формуле

и з )

где / |0с — условная высота шпонки, принимаемая при определении 
ее податливости при сдвиге, равной 250 мм; A ioc— площадь еж а* 
тия шпонки, через которую передается в соединении сжимающее 
усилие, мм2; Е& —  модуль деформации бетона сборного элемента, 
М П а; Етоп  — то же, бетона замоноличивания вертикального сты
ка, МПа.

Для армированного шпоночного соединения до образования 
в стыке наклонных трещин коэффициент податливости при сдвиге 
определяют по формуле (13), а после образования наклонных тре
щи н — по формуле

4 , 8  —  4 , 6  +  4 , 5 1  0 0

где 4 s  =  ' T T l  ~F~ +  ~p----)> ( 1б)"a ns \ Еь ^ тпоп /
где de —  диаметр арматурных связей между сборными элементами, 
мм; ns — количество арматурных связей между сборными элемен
тами; Еь — модуль деформации бетона сборного элемента, М П а; 
Етоп  — то же, бетона замоноличивания вертикального стыка, МПа.

Для бесшпоночного соединения сборных элементов с помощью 
замоноличенных бетоном арматурных связей коэффициент податли
вости при сдвиге вычисляется по формуле (15),
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Рис. 2. Диаграмма зависимос
ти «поперечная сила Q — вза
имное линейное смешение f 
опор перемычки» при перекосе
1...... /« — точки диаграмм ы , соот
в е т с т в у ю т ^  образованию  верти
кальны х трещин и наклонной тре
щины

Опертые по контуру панели 
стыке стеновых панелей могут рассматриваться как связи сдвига 
между стенами перпендикулярного направления. Для такой связи 
при марке раствора в швах не ниже 100 и деформациях сдвига 
не более 0,5 мм коэффициент податливости при сдвиге %х pl — 5Х  
Х10-® мм/Н (5*10-® см/кгс).

7. Коэффициентом податливости перемычки называется величи
на, численно равная взаимному линейному смещению опор по 
вертикали от единичной поперечной силы, вызывающей перекос пе
ремычки.

Диаграмму зависимости «поперечная сила — взаимное линейное 
смещение опор» перемычки рекомендуется принимать в виде лома
ной (рис. 2), точки перелома которой отражают характерные изме
нения деформированного состояния или расчетной схемы перемыч
ки, вызванные образованием очередной вертикальной либр наклон
ной трещины.

Коэффициенты податливости перемычек при перекосе рекомен
дуется определять исходя из следующих предпосылок и допущений:

выделяют три последовательные стадии деформирования пере
мычек, границами которых являются моменты появления первых 
нормальных и наклонных трещин;

принимается, что нормальные трещины первоначально образу
ются в опорных сечениях перемычки (в местах ее заделки в про
стенки); по мере увеличения усилий, вызывающих перекос перемыч
ки, могут образовываться дополнительные нормальные трещины; 
шаг нормальных сечений принимается зависящим только от конст
руктивного решения перемычки;

наклонные трещины возникают после образования всех нормаль
ных трещин; в тавровой перемычке наклонная трещина развивает
ся только в пределах высоты стенки и, дойдя до полки, nepexbAHt 
в продольную (горизонтальную) трещину.

8. Коэффициент податливости перемычки (до образования тре
щин) определяют по формулам:

перекрытий при платформенном
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Рис. 3. Деформирование перемычки прямоугольного сечения при пе
рекосе в фазе образования нормальных трещин
а — схема трещ инообразования; б — расчетная схема: в — идеализированная 
расчетная схема

для перемычки прямоугольного сечения

^ »  =  ( ' ! А  +  3 )  К е Л А Ч п Е ь ). < 1 6 )
для перемычки таврового сечения

h  in
1Ъlred lred

1 2  Е ъ 1цп Оь А цп
где lred — приведенный пролет перемычки

lred "  / +  0*6кцп\

(17)

(18)

/ — пролет перемычки в свету; к ц п — высота сечения перемычки; 
Еь, Gb — соответственно, начальный модуль упругости и модуль 
сдвига бетона перемычки; 1 ц п> А цп — соответственно, момент 
инерции и площадь поперечного сечения перемычки. В случае тав
рового сечения (составного либо монолитного) за величину А ца 
принимается площадь сечения ребра перемычки на всю его высоту, 
включая толщину полки.

9. При использовании расчетной схемы диафрагмы в виде состав-
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Рис. 4. Деформирование перемычки таврового сечения при перекосе 
в фазе образования нормальных трещин
а — схема трещ инообразования; б  — расчетная схема; в  — идеализированная 
расчетная схема

ного стержня с непрерывными продольными связями в формулы (16) 
и (17) вводят дополнительное слагаемое Я», учитывающее податли
вость примыкающих к перемычке простенков от изгиба и сдвига 
в пределах этажа

Као — 4  (si /Hot) 2 “h ^2 (sa/Het)2» (19)

где X\(2) — коэффициент податливости левого (правого) простенка 
при местном изгибе и сдвиге в пределах этажа; s i(2) — расстояние 
от середины пролета перемычки в свету до оси левого (правого) 
простенка, в который защемлена перемычка; Het — высота этаж а;

^i(a) —
( H e t- h im )*  

/i(a)

p (He% him)
<3ь 4 ( 2)

(20)

p — коэффициент, принимаемый равным: 1,2—-для прямоугольных 
в плане простенков; 1 — для простенков таврового либо двутавро
вого в плане сечения; /ц 2) — момент инерции сечения в плане лево
го (правого) простенка; АШ) — площадь сечения в плане левого 
(правого) простенка. В случае таврового либо двутаврового сече-
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ния за величину А к2> принимают площадь сечения стенки тавра 
(двутавра) на всю ее высоту, но без учета свесов полок.

С увеличением коэффициента податливости собственно перемыч
ки относительное влияние податливости примыкающих к ней про
стенков уменьшается. Например, для перемычек, работающих в упру
гой стадии, при 2< //Л п п <3  податливость простенков можно не 
учитывать при длине последних 3000 мм и более, а при 1/Нцп — при 
при длине 2000 мм и более.

10. Коэффициент податливости перемычки в фазе образования 
вертикальных трещин определяют по формулам: 

для перемычки прямоугольного сечения (рис. 3)
т

К г  t =  +  +  <21>

для перемычки таврового сечения (рис. 4)
т

р  I °еге
К ге — Тпр +  уу * Н и • (22)\2Efj 1цп U5 Ацл "Цп

где т  — количество вертикальных трещин в одной из растянутых 
опорных зон перемычки округляется до ближайшего целого числа

т =s 0 t5 (/ 2Wcre Rbt,$er/Qiin)/lcrc “h U (23)
lore — среднее расстояние между соседними вертикальными трещи
на мй;

С̂ГС ~  ЧАцпП КМ Л; (24)
г] — коэффициент, учитывающий вид и профиль арматуры, прини
маемый для стержневой арматуры периодического профиля, — 0,7; 
гладкой — 1; ds — номинальный диаметр продольной растянутой 
арматуры, перемычки, мм; WcTC— момент сопротивления трещино- 
образованию для нижней (верхней) растянутой опорной зоны пе
ремычки; Rbt,$er — расчетное сопротивление бетона растяжению для 
продольных состояний второй группы; Qtin — поперечная сила в пе
ремычке; а сгс — ширина раскрытия нормальных трещин в растяну
той опорной зоне перемычки от единичной поперечной силы 
=  I Н, мм/Н;

Щ г \ с г е [1  — lc rc (m — 1)]
а СТС  —  V  A ( U£ S Ag («о CL )

Лсгс — (3*5 — 100|i) / ds . (26)
Здесь величина ds в мм, р, — коэффициент армирования, |г = Л 8/ (bh0); 
b — ширина поперечного сечения прямоугольной перемычки либо 
ребра тавровой; А0— рабочая высота сечения перемычки; а '  — рас
стояние от равнодействующей усилий в продольной растянутой ар
матуре до ближайшей грани сечения.

Учет податливости примыкающих простенков производят в со
ответствии с п. 9.
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а)

EbI, GbA

Рис. 5. Деформирование пере
мычки прямоугольного сечения 
при //fcun< 1*5 при перекосе 
в фазе образования наклонных 
трещин
а — схема трещ инообразования; 
б — идеализированная расчет
ная схема

11. Поперечные силы в перемычке, вызывающие образование со
ответственно 1-й, m-й вертикальной трещины, определяют по фор
мулам

Qcrc.i — 2W crc Rbt ,se r/f t 

21^crc Rbt,ser
Qcrc,m —

l — krc 1)

(27)

(28)

12. Коэффициент податливости перемычки в фазе образования 
наклонных трещин определяют по формулам:

для перемычки прямоугольного сечения с отношением lj\
(рис. 5)

lcrc,ot
Illn

+
2 ,4 /

Оь Ai in

m

1 2  a crc

+ Jf---Jftl in
(29)
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Рис. 6. Деформирование пе
ремычки прямоугольного се
чения при l/h u n >  1,5 при 
перекосе в фазе образова
ния наклонных трещин
я — схема трещинообразования; 
б — идеализированная расчет
ная схема

для перемычки прямоугольного сечения с отношением l/hiin<  1,5 
(рис. 6)

т

__ / 3 + 9 / / 2 ( 2 / - д  1 , 2 ( 4 - 2 / , )  1 Ж а ° ГС

СГС'а  Е ь 1 ц п  G b  M i n  h l i n

для перемычки таврового сечения (рис. 7).

(30)

*сгс, а
А .
2Е Ь

т
I а сгс

г=1

Щ щ
(31)

где IfyAf — соответственно момент инерции и площадь поперечного 
сечения ребра перемычки высотой (Лит—А/); Л/ — высота полки.
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Рис. 7. Деформирование пе
ремычки таврового сечения 
при перекосе в фазе обра
зования наклонных трещин
а  — схема трещинообразования; 
при */Лцт < 1 ,5 ;  б — то же, при 

в ~~ идеализированная 
расчетная схема
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Учет податливости примыкающих простенков производят в со
ответствии с п. 9.

13. Поперечную силу, вызывающую образование наклонной тре
щины, определяют по формуле

Qy “  ARbt,ser (32)
где у — угол наклонной трещины к горизонтали,

y =  arctg ( t /h i in ) .  (33)
При t /h u n >  1,5 принимают \= a rc c tg  1,5=34°.

ПРИЛОЖЕНИЕ 5

РАСЧЕТ ПРОЧНОСТИ АНКЕРОВКИ ДЕТАЛЕЙ
ДЛЯ ПОДЪЕМА ОДНОСЛОЙНЫХ ПЛОСКИХ ИЗДЕЛИЙ
ИЗ ТЯЖЕЛОГО БЕТОНА

1. Данные рекомендации распространяются на проектирование 
строповочных деталей и отверстий для подъема в вертикальном по
ложении однослойных неармированных и слабоармированных плос
ких изделий толщиной 80—220 мм из тяжелого бетона с крупностью 
заполнителя 10 или 20 мм и нормативной кубиковой прочностью бе
тона в момент первого подъема от 5 до 25 МПа при действии уси
лия вдоль детали (подъем с помощью траверс). Допускается подъ
ем за стропы при устройстве отверстий или установке строповоч
ных петель; при этом допускается сгиб выступающей части петли.

П р и м е ч а н и е .  Подъем за стропы при отсутствии траверс мо
жет быть допущен и для других деталей. При этом должна обеспе
чиваться передача усилия вдоль детали путем использования специ
альных устройств для восприятия бетоном горизонтальной состав
ляющей усилия в стропах без сгиба выступающей из бетона части 
детали.

Нормативная кубиковая прочность бетона в момент первого 
подъема назначается в зависимости от отпускной прочности, а так
же технологии изготовления изделия и указывается в рабочих чер
тежах.

2. Рекомендации распространяются на следующие детали: стро- 
повочные петли из арматуры диаметром от 10 до 22 мм класса A-I 
с крюками, расположенными в срединной плоскости панели (рис. 1), 
гладкие стержни из арматуры диаметром от 10 до 22 мм класса 
A-I с анкерами в виде крюков или шайб (рис. 2 и 3), детали из по
лосовой стали (рис. 4). Рекомендации распространяются также на 
строповочные отверстия (рис. 5).

3. Прочие детали для подъема, не указанные в п. 2, а также 
детали для подъема многослойных, однослойных армированных па-
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Рис. 1. Схема расположения 
стропОвочной петли в панели
I — край панели или проема

Й  U U

Рис. 2, Схема расположения в па
нели стержня с крюком на конце
1 — край панели или проема
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Рис. 3, Схема расположения в па
нели стержня с шайбой на конце
1 — край панели или проема
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Рис, 4. Схема расположения 
в панели детали из полосовой 
стали
1 — край панели или проема
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*77777777777777 —f Рис. 5. Схема расположения 
отверстия в панели 
1 — край панели или проема

t

нелей и панелей из бетонов других видов следует проектировать 
в соответствии со СНиП 2.03.01—84.

4. Рекомендуемый расчет прочности анкеровки предполагает от
сутствие сквозных трещин в верхней части изделия. Строповка за 
детали и отверстия бракованных изделий, имеющих сквозные тре
щины в зоне анкеровки деталей и около отверстий, не допускается.

5. Применяемая арматурная сталь для петель и стержней дол
жна соответствовать требованиям СНиП 2.03.01—84, предъявляемым 
к строповочным петлям. Детали из листовой стали изготавливают из 
стали марок ВСтЗпсб и ВСтЗспб по ГОСТ 380—71* в соответствии 
с указаниями СНиП 11-23-81* по применению сталей в зависимости 
от расчетной температуры. Глубина заделки / деталей должна быть 
не менее 25 см (при изготовлении в кассетах — не менее 30 см), 
а расстояние между двумя соседними деталями — не менее 2,5 /. 
Длина и конструкция выступающей из бетона части деталей зависят 
от конструкции захватного приспособления и особенностей узла со
пряжения сборных элементов. Выступающая часть детали из листо
вой стали должна быть рассчитана в соответствии со СНиП 
11-23-81*.

Диаметр строповочного отверстия назначается в зависимости от 
имеющихся строповочных приспособлений, но не более 70 мм; глу
бина заложения отверстия I (см рис. 5) определяется по п. 15, но 
не менее величин, указанных выше для деталей.

Расстояние между деталью и краем панели или проема Ь (см. 
рис. 1—4) назначается не менее 200 мм, а при устройстве строповоч
ных отверстий — не менее 400 мм (см. рис. 5).

7. Шайбы, как правило, следует изготавливать путем высадки 
плоской головки (высаженной пластинки). Возможна также при
варка к стержню. При этом размер пластины (диаметр круглой или 
сторона квадратной шайбы) должен быть не менее величины, опре
деляемой расчетом (см. ниже), а толщина пластины — не менее

Конструктивные требования
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с /4. Детали из листовой стали следует, как правило, изготовлять 
методом штамповки с последующим машинным гнутьем, а стержни 
с крюком и строповочные петли — с применением машинного гнутья.

При изготовлении изделий должно быть обеспечено точное поло
жение выступающей из бетона части деталей для возможности ис
пользования их в качестве фиксаторов изделий на монтаже. Необ
ходимо не допускать изгиба выступов при транспортировке и мон
таже панелей.

Точность положения детали в срединной плоскости изделия и ее 
выступающей части должна соответствовать допускам на установку 
арматуры и выпусков железобетонных изделий.

При установке стержня с крюком последний должен быть об
ращен в сторону, противоположную ближайшему краю изделий или 
проема (см. рис. 2).

Расчет деталей

8. Расчет деталей включает в себя определение действующего 
усилия с коэффициентом надежности по нагрузкам, равным 1, под
бор поперечного сечения деталей по прочности металла и определе
ние глубины заделки изделия и размеров концевой части деталей по 
прочности бетона. Прочность бетона проверяется для двух возмож
ных видов разрушения: выкалывания и локального разрушения 
в месте расположения концевой части анкера. Расчет по металлу 
выступающей части деталей должен быть выполнен в зависимости 
от типа детали и способов захвата.

9. Расчет строповочной детали ведется на действующее усилие 
F n с коэффициентом надежности по нагрузке, равным 1, по норма
тивной кубиковой прочности бетона на осевое сжатие в момент пер
вого подъема изделия.

10. Усилие (с коэффициентом надежности по нагрузке, равным 
1) на деталь определяют путем деления нормативного веса изделия 
на число деталей, одновременно работающих при подъеме. Число 
деталей, принимаемых в расчете, равно 2, а при наличии специаль
ных самобалансирующих траверс может быть и больше.

Подбор поперечного сечения деталей по прочности металлов

11. Диаметр d 8 для арматуры строповочной петли (см. рис. 1) 
и стержня с крюком или шайбой (см. рис. 2,3) назначается в зави
симости от усилия (с коэффициентом надежности по нагрузке, рав
ным 1) по табл. 1. Поперечное сечение детали из листовой стали оп
ределяют по расчетному сопротивлению металла в соответствии со 
СНиП И-23-81* с учетом коэффициентов динамичности 1,4 и надеж
ности по нагрузке 1,1, на которые следует умножить величину дей
ствующего усилия.
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Таблица 1

Д и а м е т р  
а р м а т у р ы ,  м м

У с и л и е  н а  д е т а л ь  с к о э ф ф и ц и е н т о м  н а д е ж н о с т и  
п о  нагрузке, р а в н ы м  1 к Н

д л я  с т р о п о в о ч н о й

без сг и б а  в ы с т у п а ю щ е й  
ч а с т и

п е т л и  с п о д ъ е м о м
с о  с г и б о м  

в ы с т у п а ю щ е й  
ч а с т и

д л я  с т е р ж н я  без 
сгиба в ы с т у п а ю щ е й  

ч а с т и

10 10,5 7 7,6
12 16,5 11 11
14 22,5 15 15
16 30 20 19,6
18 37,5 25 24,8
20 46,5 31 30,6
22 57 38 37

При ослаблении сечения деталей резьбой или другим способом 
расчет следует вести по сечению нетто.

Определение глубины заделки и размеров концевой части 
по прочности бетона

12. Глубина заделки деталей для подъема определяется по ф ор
муле

1 = , ( — Ь , . Ш  А 2 (П
\1,25 у 1М ъ А е г * ) ’ U

где F n — действующее на деталь усилие с коэффициентом надеж 
ности по нагрузке, равным 1; yd — коэффициент динамичности, р ав
ный 1,4; yf — коэффициент надежности по нагрузке, равный 1,1; 
Yi — коэффициент, равный 0,92 для строповочной петли, 1 — для 
стержня с шайбой на конце и 0,65 — для стержня с крюком на 
конце; I — толщина изделия; — расчетное значение критиче
ского коэффициента интенсивности напряжений, принимаемое по 
табл. 2; а  — коэффициент, принимаемый по табл. 3 и учитывающий 
отношение расстояния между деталью и краем изделия (или про
емом) Ь к глубине заделки детали L При расчете по формуле (1) 
выбор а  по табл. 3 в зависимости от I производится методом по
следовательных приближений; при первом ш аге можно принять 
а=1.

Глубина заделки /, вычисляемая по формуле (1 ), долж на удов
летворять условию

/ < / « ,  (2)

где /«— предельная величина глубины заделки, определяемая со
гласно п. 13. Если условие (2) не выполняется, то деталь не может 
воспринять заданное усилие F n , В этом случае следует изменить 
число деталей или их тип, либо параметры, от которых зависит /«.

292



Т а б л и ц а  2

Н о р м а т и в н а я  к у б и к о в а я  
п р о ч н о с т ь  б е т о н а  

н а  с ж а т и е  в м о м е н т  
п е р в о г о  п о д ъ е м а ,  М П а

Р а с ч е т н о е  з н а ч е н и е  
к р и т и ч е с к о г о  к о э ф ф и 
ц и е н т а  и н т е н с и в н о с т и  

н а п р я ж е н и й
Р а з м е р  к о н ц е в о й  
з о н ы  т р е щ и н ы ,  с м

5 0,27 25
7,5 0,35 17

10 0,43 13
12,5 0,5 11
15 0,56 10,5
20 0,68 10
25 0,79 9

П р и м е ч а н и я :  1. При кассетном способе изготовления изде
лий значения Rb,\cr следует умножить на 0,85. 2. Значениями Иъ,ш 
можно пользоваться при отношении 3. При 1,5^ / / ĝ 3 эти зна
чения Иьлст следует умножать на коэффициент, равный (0,19//^+ 
+0,43). 3. Значения Йьлсг и d приведены для бетона с крупностью 
заполнителя 20 мм. Для бетонов с заполнителем 10 мм значения 
Rb,icr необходимо уменьшать в 1,4, а значения d — в два раза.

Т а б л и ц а  3

Ь/1 0,1 0,2 0,4 0,6 0,8 1 2 и более

а 0,55 0,65 0,80 0 .9 0,94 0,95 1

13. Предельную величину глубины заделки деталей для подъема 
определяем по формулам:

для строповочной петли и стержня с крюком на конце

,  т ^ г —
^ V Dds red (3)

для стержня с шайбой на конце

^ 4 ^ 2  4 + 0 .3* ) ^ ^ ’ №
где da,red— ds +  a/4; cred=c+a/4; а — максимальный размер запол
нителя; г]ь 1 1 2 — коэффициенты, принимаемые в зависимости от от
ношения t/d по табл. 4; г)3 — коэффициент, равный 2,4 для стерж
ней с крюком; 3,4—-для строповочной петли при s — tj3 и 4,7 — при 
s ~ 2 t  (для промежуточных значений s  величина т]3 принимается по 
линейной интерполяции); d — размер концевой зоны трещины, оп
ределяемый по табл. 2.

14. Глубина заделки деталей из листовой стали назначается по 
формуле (1), в которой коэффициент y i= l .  Габариты концевой час-
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Т а б л и ц а  4

t/d 0,8 1 1,5 2 2,5 3

’ll 5,5 5,5 5, 0 4, 7 4. 5 4, 2
л* 4,75 4 ,5 4 ,0 3 ,7 3 ,5 3,4

П р и м е ч а н и е .  Значения коэффициентов г\\ и т]2 Для проме- 
жуточных значений t/d  могут быть определены по линейной интер
поляции.

ти детали принимают по расчету на местное сжатие бетона в соот
ветствии с требованиями СНиП 2.03.01—84.

15. Глубина заложения строповочного отверстия определяется 
по формуле (1), в которой коэффициент

Бетон у отверстия проверяется на местное сжатие в соответ
ствии с требованиями СНиП 2.03.01—84.

16. При проверочном расчете (заданы глубина заделки и нор
мативная кубиковая прочность бетона на сжатие в момент первого 
подъема) за усилие (с коэффициентом надежности по нагрузке, рав
ным 1) F n на деталь или строповочное отверстие принимают мини
мальное значение из величин усилий, определенных из условий раз
рушения от выкалывания бетона Fn,exp и локального разрушения 
Fn,lOC‘

Разрушение от выкалывания бетона. Усилие на деталь или стро
повочное отверстие определяется по формуле

Fn,exp =  ~yd yj  ^  ^ ь д е г  * Ф )

Локальное разрушение. Усилие определяется по формулам:
для строповочной петли и стержня с крюком на конце

Fn.ioc =  <в>
для стержня с шайбой на конце

Fn.tcc =  2Иы  <*Г1/4 V O ’d Ту), (7)

где ф — коэффициент, равный: для стержня с крюком— 1, для стро
повочной петли при $ = */3 — 1,7 при s > 2 t —2; для промежуточных 
значений 5 величина ф принимается по линейной интерполяции; 
Яы — расчетное значение сопротивления бетона при осевом растя
жении; значения остальных величин, входящих в формулы (6) и (7), 
приведены в п. 12.

Для детали из листовой стали и для строповочного отверстия 
локальное разрушение оценивается расчетом на местное сжатие 
с учетом коэффициента динамичности и надежности по нагрузке.
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Примеры расчета деталей

Пример 1. Требуется запроектировать детали для подъема сте
новой панели толщиной 14 см, массой 6000 кг. Предполагается в каж
дой панели установить два стержня с шайбой на конце. Расстояние 
от места установки деталей до края панели— 120 см. Перевод в го
ризонтальное положение производится с помощью кантователя, 
подъем — с помощью самобалансирующих траверс (усилие направ
лено вдоль стержня). Нормативная кубиковая прочность бетона 
в момент первого подъема 7,5 МПа, крупность заполнителя — 20 мм.

Усилие на деталь (с коэффициентом надежности по нагрузке, 
равным I) /^ = 6 0 /2 = 3 0  кН. Диаметр стержня принимается по табл. 1 
равным 20 мм.

Глубина заделки определяется по формуле (1), в которой ко
эффициент Yi = l  (для бетона согласно табл. 2 Rb,icr—0,35 кН/смЗ/г, 
d —17 см).

/ =  1(30* 1,4* 1,1)/(1,25* 1 ■ 14-0,35-1)]2= 5 7  см.
Так как расстояние до края панели 120>2*57, то близость 

к краю не учитывается.
Минимальный размер шайбы стеа определим решением уравне

ния (4), принимая /и —57 см, d =  17 см (по табл. 2), т)2= 4,73 (по 
табл. 4 для t / d = 0,824):

57=4>7324 dy^/2/(l,3-17),
решив это уравнение, найдем, что cred~5,7 см.
Минимально необходимый размер шайбы с—5,7—2/4=5,2 см.
Пример 2. Требуется запроектировать деталь для подъема сте

новой панели с исходными данными примера 1 при расположении 
детали на расстоянии 40 см от края панели.

Определение глубины заделки производим методом последова
тельных приближений. Сначала не учитываем близость к краю, то
гда глубина заделки равна 57 см (см. пример 1). Отношение 6 //=  
=40/57=0,7 ; ему соответствует а =0,92 по табл. 3. Из-за влияния 
края величина I должна быть больше 57 см, а коэффициент мень
ше 0,92. Принимаем а= 0 ,8 2 , тогда / =  [(30 ’ 1,4-1,1)/(1,25* 1-14X 
X 0,35-0,82)]*= 85 см.

Отношение Ь/1=40/85=0,47. Коэффициент а =0,835. Для а =  
=0,835 /= [(3 0 -1 ,4 *1 ,1)/(1,25-1-14-0,35*0,835)]2= 8 2  см.

Отношение bit= 4 0 /8 2 = 0 ,4 9 «0 ,5 . Коэффициент а=0 ,845~0 ,85 .
Принимаем /= 8 0  см. Для этой глубины заделки минималь

ный размер шайбы сгеа, определяем из уравнения (4)
8 0 =  4,73!!с ^ } / 1 ^ / 2 / ( 1 >3 -17),
решив это уравнение, найдем, что cr«d =6,5 см.

Минимальный размер шайбы равен с =  6,5—2/4=6,0 см.
Пример 3. Требуется запроектировать детали для подъема сте-
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новых панелей с исходными данными примера 1 при нормативной 
кубиковой прочности бетона при первом подъеме 10 МПа и круп
ности заполнителя 20 мм в случае установки двух стержней с крю
ками на конце (£1=3,5 cf3 =  7 см).

Глубину заделки определяем по формуле (1), в которой коэф
фициент Yi“ 0,65 (для бетона с прочностью 10 МПа по табл. 2 оп
ределяем RbMr -  0,43 кН/смЗ/2, d —13 см). / =  [(30* 1,4* 1,1)/(1,25 X 
Х0,65* 14.0,43* 1 )]2= 8 9  см.

Предельную глубину заделки определяем по формуле (3) Спз”  
*= 2,4; d8jred — 2+2 /4  =  2,5 см, при tjd =  1,08 по табл. 4 ти =  5,4), 
она равна / « =  (5,42*2,4*2,5)/13 1^7 ,0*2 ,5=56 см.

Подъем панели за стержни диаметром 20 мм и концевой час
тью в виде крюка невозможен.

Пример 4. Требуется запроектировать детали для подъема сте
новой панели с исходными данными примера 3 в случае установки 
двух строповочных петель.

Перевод в горизонтальное положение производится с помощью 
кантователя, подъем — стропами со сгибом выступающей части. Па
раметры петли: D —s = 3,5 ds. Петли расположены на значительном 
расстоянии друг от друга и от края панели или проема.

Усилие на деталь (с коэффициентом надежности по нагрузке, 
равным 1) Fn~ 60/2=30  кН. Диаметр стержня принимается по 
табл. 1 равным 20 Мм, D = 7 см.

Глубину заделки определяем по формуле (1), в которой Yi =* 
=  0,92; для бетона с нормативной кубиковой прочностью 10 МПа 
по табл. 2 /?Ь(1сг-0,43кН/смЗ/У, d =  13см. / =  [(30* 1,4* 1,1)/(1,25х 
X 0,92* 14-0,43* 1)]2= 4 5  см.

Предельную глубину заделки для петли определяем по формуле 
(3) при т]з=3,6; ds,redsas2+2/4=2,5cM ; у\i =  5,4 (при f/d =  1,07 — по 
табл. 4) 1и=  (5,42'3,6-2,5)/13|/"7^2Д>=85 см >45 см.

Принимаем глубину заделки равной 45 см.
Пример 5. Требуется запроектировать строповочные петли для 

подъема стеновой панели с исходными данными примера 3, для 
случая подъема с помощью самобалансирующих траверс усилие на
правлено вдоль петли.

Диаметр арматуры петли принимаем по табл. 1 равным 16 мм, 
£>=56 мм.

Глубину заделки определяем по формуле (1), так же, как 
и в примере 4, она равна 45 см.

Предельную глубину заделки для петли определяем по форму
ле (3) при Tj3=3 ,5 ; ds,red ~ \£  + 2/4=2,1 см; 7^=5,4 (при t/d=l,Q7  
табл. 4) /„■ = (5,42-3,5-2,1)/13 ] / '5 ^ 2 Л  =  55 см >45 см.

Принимаем глубину заделки 45 см.
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ПРИЛОЖЕНИЕ 6
ОСНОВНЫ Е СВЕДЕНИЯ О М АТЕРИАЛАХ И ИЗДЕЛИЯХ Д Л Я ИЗОЛЯЦИИ СТЫКОВ

Наименование материала, 
ГОСТ или ТУ Опнсание материала Назначение материала

Средний 
расход 
на 1 м 
стыка

Примечания

Прокладки резиновые по
ристые уплотняющие 
(П РП ), ГОСТ 19177—81

1. Уплотняк

Вулканизированные пори
стые прокладки круглого 
(диаметром от 10 до 60 мм) 
и прямоугольного (30X40 
и 40X60 мм) сечений из сме
сей на основе различных ка
учуков. Цвета: черный, ко
ричневый

мцие прокладки

Устройство упругой ос
новы под герметизирую
щие мастики в закрытых 
и дренированных стыках 
панелей наружных стен; 
устройство воздухозащи- 
ты в стыках всех типов

1,05 м Интервал температур 
эксплуатации от —30 
до + 7 0  °С, для моро
зостойких прокладок 
от —*60 до + 5 0  °С. 
Рекомендуемое обжа
тие в стыке 20—50 %

Прокладки пенополиэти
леновые, уплотняющие 
сплошного сечения марки. 
Вилатерм-СМ, ТУ 6-05- 
2048—87 с отверстием по 
центру сечения марки 
Вилатерм—СП, ТУ 6-221- 
762—86

Вспененные прокладки круг
лого (диаметры 30, 40 и 50 
мм) и прямоугольного (30X 
Х 40 и 4 0 x 6 0  мм) сечений, 
получаемые экструзией по
лиэтилена низкой плотности. 
Цвет серый

Устройство упругой ос
новы под герметизирую
щие мастики в закрытых 
и дренированных стыках 
панелей наружных стен; 
устройство воздухоза- 
щиты в стыках всех ти
пов. Прокладки прямо
угольных сечений пред
назначены для горизон
тальных открытых сты
ков

1,05 м Интервал температур 
эксплуатации от —60 
до + 7 0  °С. Рекомен
дуемое обжатие в сты
ке 20—50 %



Продолжение

Средний
Наименование материала, 

ГОСТ или ТУ Описание материала Назначение материала расход 
на 1 м Примечания
стыка

2. Герметизирующие мастики

Мастика герметизирую
щая нетвердеющая стро
ительная, ГОСТ 14791— 
79

Вязкая однородная на ос
нове полиизобутиленового, 
бутилового, этиленпропиле- 
нового, изопренового каучу
ков
Цвет от светло-серого до ко
ричневого

Герметизация закрытых 
и дренированных сты
ков панелей наружных 
стен средних размеров 
(до 4 м) и мест примы
кания оконных и двер
ных блоков к граням про
емов

1 кг Интервал температур 
эксплуатации от —50 
до + 7 0  °С

То же, ТЕГЕРОН 
ТУ 21-29-87—82

Вязкая однородная на осно
ве синтетического каучука

То же, для северных рай
онов

0,7  кг Интервал температур 
эксплуатации от —60 
до + 7 0  °С

Отверждающая тиоколо- 
вая мастика
марки АМ-5, ТУ 84-246— 
85

Двухкомпонентные матери
алы на основе полисульфид- 
ного каучука (тиокола); 
масса пастообразная перед 
смешиванием н резинопо
добная после отверждения. 
Цвет светло-серый

Герметизация закрытых 
и дренированных стыков 
панелей наружных стен, 
в том числе стыков па
нелей больших размеров 
(более 4 м)

0 ,3  кг Интервал температур 
эксплуатации от —50 
до + 7 0  °С

1



Отверждающая гермети
зирующая мастика мар
ки ЛТ-1, ТУ 38.103650— 
88

Двухкомпонентный матери
ал на основе ТПМ-полиме
ра: масса пастообразная 
перед смешиванием и рези
ноподобная после отвержде
ния
Цвет серый

То же 0 ,3  кг То же, нанесение грун
товки не требуется

Отверждающиеся бутил- 
каучуковые мастики ма
рок Гермабутил-УМ и 
Гермабутил-М, РСТ 

УССР 5018—81

Двухкомпонентные материа
лы на основе бутилкаучука, 
смешиваемые перед упот
реблением. Цвет темный и 
светлый

Герметизация закрытых 
и дренированных стыков 
панелей наружных стен

0,3  кг Интервал температур 
эксплуатации От —50 
до “4-80 °С

Отверждающаяся герме
тизирующая мастика 
марки Геростом ТУ 21- 
29-113—86

Однокомпонентный мате
риал на основе карбокси- 
латного каучука и эпоксид
ной смолы. Цвет бежевый

Герметизация закрытых 
и дренированных стыков 
панелей наружных стен 
и металлических элемен
тов в сборном строи
тельстве

0 ,4  кг Интервал температур 
эксплуатации от —40 
до + 7 0  °С
Нанесение грунтовых 
составов не требуется

Клей — герметик крем- 
нийорганический Эла- 
стосил-11-06, ТУ 6-02- 
775—76

Однокомпонентный отверж
дающийся материал на ос
нове силиконового каучука. 
Цвет светлый

Герметизация стыков па
нелей наружных стен в 
суровых климатических 
условиях

0,3  кг Интервал температур 
эксплуатации от —55 
до + 9 0  °С

3. Воздухозащитные ленты
Л е нта воздухоз ащитна я 
Герволент, ТУ 21-29-46— 
84

Лента из невулканизован- 
ной резины на основе син
тетических каучуков. Ши
рина 180 мм, толщина 1,2 мм

Оклейка межпанельных 
вертикальных стыков из
нутри при монтаже зда
ний

0,3  кг Интервал температур 
эксплуатации от —40 
до + 8 0  °С. Наклеива
ется на клеях типа 
КН или клее-гермети
ке 51-Г-18



300 Продолжение

Наименование м атериала, 
ГОСТ или ТУ Описание материала Назначение материала

Средний 
расход  
на 1 м 
стыка

Примечания

Лента герметизирующая 
самоклеющаяся Герлен- 
Д , ТУ 400-1-165—79

Профили поливинилхло
ридные, ТУ 21-29-78—82

Нетвердеющая клейкая лен
та, дублированная с одной 
стороны нетканым синтети
ческим материалом. Шири
на 100, 120, 200 мм; толщи
на 3 мм

4. Водоот(

Комплект из двух профи
лей-направляющих длиной 
2850 мм каждый и водоот
бойного экрана той же дли
ны, изготовляемый из 
пластмассы на основе жест
кого ПВХ. Ц вет серый

То же

юйные экраны
Водозащита вертикаль
ных стыков панелей на
ружных стен (жесткий 
экран)

0 ,4  кг 
(при 

ширине 
100 мм)

1 м
экрана 
и 2 м 

профилей- 
направ
ляющих

Интервал температур 
эксплуатации от —50 
до + 6 0  °С. Наклеива
ется после обработки 
поверхности клеем- 
герметиком 51-Г-18

Интервал температур 
эксплуатации от —40 
до + 7 0  °С

Лента алюминиевая гоф
рирования

Водоотбойный экран в виде 
гофрированной ленты из 
алюминиевых сплавов ма
рок A-I, АД-1, АМЦ, АМГ. 
Ширина 60 мм

То же 1 м 
ленты

То же

Лист из стабилизирован
ного полиэтилена (высо
кого давления), ГОСТ 
16337—77*

Лента шириной 85 и 110 мм. 
толщиной 1,5— 1,8 мм. Цвет 
черный

Водозащита 
ных стыков 
ружных стен 
ран)

вертикаль- 
панелей на- 
(гибкий эк-

0 ,2 5  кг Интервал температур 
эксплуатации от —40 
до + 7 0  °С

1 1 1



Лист из частично вспе
ненного стабилизирован
ного полиэтилена, ТУ 
П-42—71

Лента шириной 85 и 110 мм, 
толщиной 1,5— 1,8 мм. Цвет 
черный

То же 0,16  кг То же

Резиновый лист, ГОСТ 
7338—77*

Лента шириной 85 и 110 мм, 
толщиной 1,5— 1,8 мм

Водозащита вертикаль
ных стыков панелей на
ружных стен (гибкий эк- 
ран)

0,16 кг Интервал температур 
эксплуатации от —40 
до + 6 0  °С

5. Водоотводящие фартуки
Резиновый лист, 
7338— 77*

г о с т Лист из атмосферостойкой 
резины толщиной 1,5—2 мм

Водоотводящий фартук 
для стыков открытого и 
дренированного типа

Размер
2 2 0 x2 2 0

мм

Наклеивается на кле
ях типа КН на верх
ние грани панелей в 
местах пересечения 
вертикального и гори
зонтального стыков

Фольгоизол,
20429—84

г о с т Рулонный материал из тон
кой рифленой фольги, по
крытой с одной стороны 
слоем резинобитумного вя
жущего

То же То же Наклеивается на ре
зинобитумных масти
ках

Герметик высыхающий 
51-Г-18, Т У  400-1-137— 
78

6. Грунтовочные и клеящие составы
Однокомпонентный состав 
на основе дивинилстироль- 
ного термоэластопласта в 
растворителе

Огрунтовка стыкуемых 
поверхностей бетонных 
панелей наружных стен 
в заводских условиях; 
приклеивание воздухо
защитных лент

'0,4 кг Интервал температур 
эксплуатации от —70 
до + 7 0  °С

соо



Продолжение

Наименование материала 
ГОСТ или ТУ Описание материала Назначение материала

Средний 
расход 
на 1 м 
стыка

Примечания

Состав латексный грун
товочный ЛСГ-905, ТУ 
400-1-209—80

Однокомпонентный состав 
на основе латекса и бутил- 
каучука. Цвет серый

Гидрофобное покрытие 
стыкуемых поверхностей 
бетонных панелей на
ружных стен в заводских 
условиях при примене
нии открытых стыков

0 ,3  КГ Интервал температур 
эксплуатации от —50 
до + 5 0  °С

Мастики клеящие каучу
ковые КН-2 и КН-3, 
ГОСТ 24064—80

Вязкие однокомпонентные 
пастообразные составы на 
основе хлоропренового ка
учука в растворителе

Огрунтовка стыкуемых 
поверхностей бетонных 
панелей наружных стен 
в заводских условиях, 
приклеивание водоотво
дящих фартуков и про
кладок ПРП при устрой
стве воздухозащиты

0 ,2  кг

Праймер 141-50, 
ТУ 6-02-983—75

Прозрачная жидкость жел
товатого цвета или бесцвет
ная

Огрунтовка граней пане
лей перед нанесением 
герметика Эластосил 
11-06

0 ,2  кг Наносится кистью или 
набрызгом

Состав грунтовочный под 
нетвердеющие мастики 
ЛСГ-Н, ТУ 21-29-128—87

Однокомпонентный состав 
на основе латексов. Цвет 
светло-бежевый

Огрунтовка граней пане
лей в заводских услови
ях перед нанесением не
твердеющих мастик

0 ,3  кг Наносится кистью
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