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В В Е Д Е Н И Е 

 

Первые панельные дома появились в Голландии после Первой мировой войны, а 

позднее их начали строить в Германии, Франции, Швеции и Финляндии. 

Строительство зданий из крупных панелей позволяет существенно повысить сте-

пень индустриальности строительства и производительность труда, снизить стоимость 

строительства и сократить сроки возведения зданий. 

В современном строительстве крупнопанельные конструкции применяются для воз-

ведения жилых домов, общественных и промышленных зданий. Наибольшее распростра-

нение крупнопанельные конструкции получили в массовом жилищно-гражданском строи-

тельстве, где сооружение зданий из крупных панелей, изготовленных на домостроитель-

ных комбинатах и заводах, позволяет в 1,5-2 раза сократить сроки строительства и снизить 

затраты труда на строительной площадке на 30-40 % [364]. 

Крупнопанельное домостроение получило широкое распространение в 50-х годах  

XX века и сыграло важную роль в ликвидации острого дефицита жилья во многих странах 

послевоенной Европы. В бывшем СССР на конец 80-х годов доля полносборного крупно-

панельного жилья составила 60 % от общего объема жилищного строительства в стране, а в 

некоторых городах - 75-90 % [364]. 

В последние десятилетия крупнопанельное домостроение, особенно высотное, на-

ходится в состоянии ускоренного развития, основанием которому послужила разработка 

качественно новых строительных конструкций, заменивших массивные элементы сбор-

ными тонкостенными узлами. Новый подход к решению проблемы теории напряженно-

деформированного состояния всей строительной конструкции как единой, механической 

динамической системы, а также новые научные основы проектирования крупнопанель-

ных зданий направлены на резкое повышение их надежности и долговечности. Неоспо-

римы значительный качественный рост и экономическая эффективность полносборного 

высотного домостроения строительной системы в результате сокращения продолжитель-

ности и трудоемкости строительства и наличия сравнительно высококачественных несу-
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щих элементов всего здания. Благодаря решению сложных задач рассматриваемой проб-

лемы удалось строительную промышленность высотного домостроения перевести на 

индустриальные рельсы.  

Строительство зданий из крупных панелей позволяет существенно повысить сте-

пень индустриальности строительства, следовательно, и производительность труда, сни-

зить стоимость строительства и сократить сроки возведения зданий. 

Вместе с тем не редки случаи, когда при расчете и проектировании зданий не учи-

тываются внешне незаметные особые сочетания нагрузок, возникающих, например, при 

эксплуатации сооружений в сложных условиях, в том числе при землетрясении, сопро-

вождающемся одновременно разнонаправленными колебаниями. Причиной такого под-

хода является отставание уровня современной теории строительной механики от требова-

ний практических задач, а следствием - огромный экономический ущерб от разрушения 

строений и многочисленные человеческие жертвы. 

Естественно, современное состояние высотного крупнопанельного строительства 

зданий, уровень развития соответствующих теорий расчетов напряженно-деформирован-

ного состояния системы несущих элементов зданий и оснований требуют от ученых, за-

нимающихся данной проблемой, проведения продолжительных целенаправленных ис-

следований для разработки новых аспектов в теории строительной механики и практи-

ческих навыков в области высотного крупнопанельного строительства зданий.                 

В свете поставленных задач рассматриваемой проблемы анализ результатов про-

веденных исследований показывает, что для дальнейшего повышения эксплуатационной 

надежности зданий с увеличением их высоты, особенно в сейсмических зонах, необходи-

мо использовать новые, более прочные и легкие материалы.  

Вместе с тем в несущих конструкциях используются высококлассные бетоны и 

прочные стали, а в ограждающих элементах - только легкие бетоны, для стыков - эффек-

тивные теплоизоляционные материалы. 

Заметим, что еще имеются достаточно малоизученные сложные процессы, кото-

рые возникают от взаимной работы между несущими стенами, фундаментами и грунтами 
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под их основанием, от влияния податливости соединений между сборными элементами и 

других факторов. В этой области еще предстоит решить ряд задач по уточнению некото-

рых положений динамики и статики теории расчета крупнопанельных высотных зданий, 

направленных на повышение их эксплуатационной надежности в обычных и сложных 

ситуациях. 

Естественно, рост масштаба крупнопанельного домостроения требует дальнейше-

го развития теории расчета всей системы зданий путем творческого применения основ 

строительной механики и новых современных методов проведения экспериментальных 

исследований, служащих важным подспорьем для разработки новых рациональных методов 

проектирования крупнопанельных высотных зданий с повышенной надежностью и мини-

мальной стоимостью. 

Реальное решение рассматриваемой проблемы связано с обеспечением несущей 

способности зданий, что требует более глубоких и интенсивных исследований напряжен-

но-деформированного состояния несущих стен и их стыков. 

Общие вопросы развития теории расчета зданий и сооружений рассмотрены в ра-

ботах известных ученых строительной механики: В.В. Болотина, В.З. Власова, Б.Г. Га-

леркина, Г.А. Гениева, Б.Н. Жемочкина, А.Н. Крылова, Б.Г. Коренева, Р.Р. Матевосяна, 

П.Ф. Папковича, П.А. Пастернака, А.И. Рабиновича, В.Д. Райзера, А.Р. Ржаницына, Н.Н. 

Складнева и др. 

Вопросы прочности, жесткости, устойчивости, трещиностойкости, колебаний и 

сейсмостойкости крупнопанельных зданий рассмотрены в работах В.З. Власова, А.А. Га-

гариной, И.И. Гольденблата, М.И. Горбунов-Посадова, П.Ф. Дроздова, Ю.А. Дыхович-

ного, В.К. Егупова, А.С. Калманока, Н.И. Левина, В.И. Лишака, Р.Р. Матевосяна, И.Е. Ми-

лейковского, Н.В. Морозова, Н.А. Николаенко, Л.Л. Паньшина, Д.А. Питлюка, С.В. Поля-

кова, Р.С. Минасяна, Г.К. Хайдукова, Э.Е. Хачияна, Д.Н. Соболева, В.В. Ханджи,  П.П. Ша-

гина и др. 

Анализ работ перечисленных исследователей показывает, что в решении постав-

ленных задач имеется ряд завершенных теорий расчетов, базированных на дискретной, 
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дискретно-континуальной и консольно-заменяющей расчетных схемах [33-309]. Сравни-

тельная оценка указанных трех схем показывает, что из них высокую точность резуль-

татов расчетов обеспечивает дискретно-континуальная схема, теоретической основой 

которой является теория составных стержней А.Р. Ржаницына. Из числа решенных ва-

риантов этих задач есть много работ, сложных и даже недоступных методам строитель-

ной механики. Для их решения целесообразно разработать приемлемую методику иссле-

дования, применяя методы теории упругости. 

Основная сложность точного решения этих задач заключается в невозможности 

прогнозирования повреждений несущих конструкций зданий вследствие просадки грунта 

основания или под воздействием других факторов. 

Методика теории расчета задачи пока окончательно не разработана, и потому для 

оценки влияния жесткости надземной части здания на работу конструкции фундамента 

используются приближенные приемы. 

Анализ материалов обзора литературы в целом указывает на необходимость дора-

ботки теории расчета динамических касательных напряжений в соединениях и пере-

мычках панелей крупнопанельных многоэтажных зданий. При этом расчетные модели 

должны достаточно близко соответствовать действительной работе зданий в натуре. 
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ОБЩАЯ ХАРАКТЕРИСТИКА РАБОТЫ 

 

Актуальность темы.   Развитие жилищного строительства в нашей республике и 

во всем мире требует дальнейшего увеличения объема строительства крупнопанельных 

зданий и решения проблемы повышения их надежности, долговечности и экономической 

эффективности. 

Применение крупнопанельных элементов в строительстве привело к качественным 

изменениям проектирования и возведения зданий: изменились конструктивные схемы, 

появились новые возможности повышения безопасности и долговечности зданий, умень-

шения расхода материалов, веса и снижения себестоимости конструкций. 

Решение данной проблемы связано главным образом от уровня развития строи-

тельной механики, задачей которой является обеспечение требуемой несущей способнос-

ти рассматриваемых зданий, стен, их стыков, отдельных узлов и элементов. 

Однако на практике преимущества крупнопанельных зданий используются далеко 

не полностью. Часть реализации имеющихся резервов скрывается в несовершенной мето-

дике расчета и недостаточной изученности несущих конструкций. 

Необоснованное проектирование зданий при воздействии особых сочетаний наг-

рузок может привести к большим материальным ущербам и человеческим жертвам. 

Мировое масштабное строительство крупнопанельных зданий на специалистов 

строительной механики возлагает следующую обязанность – учитывать каждый элемент 

достижений науки, способствующий уточнению размеров, сечений и количества армату-

ры, которая в конечном итоге приведет к повышению экономической эффективности 

конструкции. 

Следовательно, актуальным является разработка и реализация новых, научно обос-

нованных и эффективных методов расчета крупнопанельных зданий. 

Решение указанных задач требует проведения комплексных теоретических и эк-

спериментальных исследований напряженно-деформированного состояния несущих стен 

и их стыков при статическом и динамическом воздействиях. 
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Цель и задачи исследований. Целью проведения теоретических и эксперименталь-

ных исследований является выявление реальной сути соответствия основ теории расчета 

и совершенных методов проектирования крупнопанельных зданий с практическими тре-

бованиями домостроительной промышленности.  

Не умоляя заслуги зарубежных и отечественных ученых научных центров по строи-

тельной механике, их весомый вклад в формировании и развитии теоретико-методоло-

гических основ проектирования крупнопанельных зданий, следует признать, что в облас-

ти рассматриваемой проблемы еще имеется ряд недостаточно разработанных важных 

задач. 

Для достижения представленной цели в настоящей диссертационной работе рас-

сматриваются следующие задачи: 

 выявление влияния податливости основания высотных крупнопанельных зданий на 

напряженно-деформированное состояние диафрагмы зданий; 

 установление закономерности изменения деформации основания высотного крупно-

панельного здания с учетом ползучести грунта; 

 разработка метода расчета устойчивости высотного крупнопанельного здания под 

воздействием собственного веса; 

 установление напряженно-деформированного состояния швов несущих стен и стоя-

ков высотных крупнопанельных зданий под воздействием внешних вертикальных 

нагрузок; 

 установление напряженно-деформированного состояния поперечной диафрагмы вы-

сотных крупнопанельных зданий с дверными и оконными проемами; 

 установление напряженно-деформированного состояния сплошной стеновой панели 

с учетом воздействия соседних элементов; 

 разработка метода расчета кручения высотного крупнопанельного здания под воз-

действием горизонтальной нагрузки. 

 разработка метода расчета совместной работы бетона и облицовочных плит несу-

щих стеновых панелей крупнопанельных зданий с учетом и без учета ползучести  
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контактного шва; 

 установление местных напряжений, возникающих в углах проема несущей диафраг-

мы; 

 разработка метода расчета коэффициентов податливости связей несущих диафрагм 

с учетом пластических деформаций; 

 установление коэффициентов жесткости стен крупнопанельного здания, ослабленно-

го дверными или оконными рядами перемычек, при пластической деформации; 

 установление напряженно-деформированного состояния переходного участка ступен-

чатой колонны от вертикальной нагрузки; 

 установление напряженного состояния стены под воздействием опирающейся на 

нее балки. 

 определение влияния деформации фундамента на колебания зданий при динамичес-

кой нагрузке; 

 разработка метода расчета касательных напряжений в стыковых соединениях про-

дольных и поперечных стен зданий под воздействием горизонтальных динамичес-

ких сил; 

 теория расчета динамических касательных напряжений в стыковых соединениях 

наружных и внутренних несущих стен крупнопанельного здания под воздействием 

динамической нагрузки в горизонтальном направлении; 

 определение напряженного состояния стыковых соединений несущих стен круп-

нопанельного здания при продольном динамическом воздействии нагрузки с учетом 

влияния деформации основания; 

 установление напряженно-деформированного состояния продольных несущих стен и 

стыков междуэтажных перекрытий крупнопанельных зданий под воздействием ди-

намической нагрузки; 

 определение напряжений в стыковых соединениях каркаса высотного крупнопа-

нельного здания, возникающих под воздействием динамических нагрузок; 

 оценка сейсмостойкости крупнопанельных зданий методом теории вероятности и  
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математической статистики. 

Научная новизна работы. Впервые разработаны новые концептуальные подходы 

относительно развития теории расчета высотных крупнопанельных зданий под воздей-

ствием статических и динамических нагрузок.  

Впервые проведены следующие исследования: 

- определены угол наклона, наибольшее перемещение вершины диафрагмы, деформа-

ции основания здания и установлены условия устойчивости высотного крупнопанель-

ного здания с учетом податливости основания; 

- вариационными методами теории упругости установлено напряженно-деформирован-

ное состояние сплошных и проемных несущих стен и их стыков при вертикальном и 

горизонтальном воздействии нагрузки; 

- определен угол закручивания здания и установлены прочностные и жесткостные 

условия при кручении высотного крупнопанельного здания под воздействием несим-

метричных горизонтальных нагрузок; 

- установлено напряженно-деформированное состояние в контактном слое несущей 

стены и облицовочных плит с учетом и без учета ползучести контактного шва; 

- установлено напряженное состояния в переходном участке простенка с подоконной 

перемычкой при вертикальном и горизонтальном воздействии нагрузки; 

- установлены коэффициенты жесткости стен крупнопанельного здания с проемами 

при учете пластической деформации; 

- установлено напряженно-деформированное состояние стены под воздействием опи-

рающейся на нее балки с помощью системы уравнений функции деформации Ламэ; 

- установлено влияние жесткости фундамента на работу подземной части здания при 

динамическом воздействии нагрузки; 

- установлено напряженное состояние в швах соединений наружных и внутренних не-

сущих стен при внезапном воздействии горизонтальной и вертикальной динамичес-

кой нагрузки; 

- установлено напряженно-деформированное состояние в стыках швов продольных  
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стен и междуэтажных перекрытий крупнопанельных зданий под воздействием дина-

мической силы; 

- установлена сейсмостойкость крупнопанельных высокоэтажных зданий методом тео-

рии вероятности и математической статистики. 

Практическая ценность. Результаты теоретических и экспериментальных иссле-

дований несущих стен и их стыков можно использовать в руководствах по проектирова-

нию крупнопанельных зданий, в строительных нормативных документах и научно-иссле-

довательских работах при разработке новых стеновых панелей и конструктивных схем их 

стыков. 

Предложенные формулы, выводы и рекомендации могут быть использованы для 

установления напряженно-деформированного состояния несущих стен и их элементов. 

Результаты аналитических решений рассмотренных динамических задач могут по-

служить критериями для оценки динамических напряжений в столбах диафрагмы, связях, 

соединениях и монтажных швах несущих панелей. 

Полученные расчетные формулы и рекомендации могут послужить основой для 

разработки машинных способов расчета и проектирования крупнопанельных зданий и 

для студентов вузов при выполнении курсовых проектов и дипломных работ по специ-

альностям: гражданское, промышленное и гидротехническое строительство. 
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1.  СОВРЕМЕННОЕ СОСТОЯНИЕ ТЕОРИИ РАСЧЕТА    

   КРУПНОПАНЕЛЬНЫХ ВЫСОТНЫХ ЗДАНИЙ 

 

Началом разработки теории расчета зданий и сооружений считаются 1907-1950-е 

годы прошлого столетия, когда появились труды E. Melan [351], А.Н. Крылова [154], К.С. 

Завриева [123, 124], Л.С. Гильмана [53], Б.Г. Галеркина [46, 47], M.A. Biot [328], А.И. Ра-

биновича [240], E. Reissner [357], К.Е. Егорова [113, 114], И.И. Гольденблата и др. [55, 56], 

А.Г. Назарова [213, 214], M. Hetenyi [340], Д.Д. Баркана [16], В.З. Власова и Н.Н. Леон-

тьева [40], А.А. Гвоздева и Н.И. Карпенко [50], А.П. Синицына [261, 262], G.W. Housner 

[344, 345], В.В. Болотина [33, 34], П.Ф. Дроздова и др. [105-111] и других ученых. 

Научные основы теории расчета зданий и сооружений разработаны начиная с 1950 

г. известными учеными - В.В. Болотиным [33, 34], В.З. Власовым и Н.Н. Леонтьевым 

[40], Б.Г. Галеркиным [46, 47], Г.А. Гениевым, В.Н. Киссюком и Г.А. Тюпиным [51], А.Н. 

Крыловым [154], Б.Г. Кореневым [147], Р.Р. Матевосяном и др. [174-176], Р.С. Мина-

сяном и др. [182-188, 190-199, 201-204], П.А. Пастернаком [225], В.Д. Райзером [241], А.Р. 

Ржаницыным [244-246] и другими учеными. 

Особо следует указать большие заслуги ученых, разработавших теории расчета 

прочности, жесткости, устойчивости, трещиностойкости, колебаний и сейсмостойкости 

крупнопанельных зданий: В.З. Власов и Н.Н. Леонтьев [40], А.А. Гагарина и др. [44, 45], 

И.И. Гольденблат и др. [55, 56], П.Ф. Дроздов и др. [105-111], Ю.А. Дыховичный [112], 

М.И. Горбунов-Посадов и др. [57, 58], В.К. Егупов и др. [115, 116], А.С. Калманок [132, 

133], И.Л. Корчинский [148, 149], Б.А. Косицин и др. [150-152], Т.Ф. Кузнецов и др., 

[155], П.Г. Лабозин [160, 161], Н.И. Левин и др. [162, 163], В.И. Лишак [165, 166], Р.Р. 

Матевосян и др. [174-176], И.Е. Милейковский [180, 181], Р.С. Минасян и др. [182-188, 

190-199, 201-204], Н.В. Морозов, В.Т. Цимблер [208], Ю.Б. Морозов [209], Л.Л. Паньшин 

[223], Д.А. Питлюк и др. [227-229], С.В. Поляков и др. [231-236], Д.Н. Соболев и др. [266-

268], В.В. Ханджи [294, 295], Э.Е. Хачиян и др. [296-304], П.П. Шагин [308, 309] и 

другие. 
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Не умаляя заслуг авторов-исследователей перечисленных литературных источни-

ков, считаем необходимым также отметить результаты работ ряда ученых по некоторым 

особенно важным направлениям теорий расчета зданий и сооружений, базированных на 

дискретной (Попова Т.А. [237]), дискретно-континуальной (Гусельников В.М. [66], 

Дроздов П.Ф., Себикин И.М. [106], Дроздов П.Ф. [109], Подольский Д.М. [230], Сигалов 

Э.Е. [259]) и консольно-заменяющей (Косицын Б.А. [150]) расчетных схемах. Наиболее 

удачной и универсальной из этих схем для многоэтажных крупнопанельных зданий, как 

было отмечено выше, является дискретно-континуальная схема, предложенная А.Р. Ржа-

ницыным [245]. Достаточно важные, с практической точки зрения, результаты получены 

также П.Ф. Дроздовым и И.М. Себикиным [106]. 

В действительности имеется ряд решений задачи совместной работы зданий и ос-

нований, однако некоторые, более точные из них настолько сложны, что для их решения 

следует прибегать к теории упругости. Основная сложность заключается в том, что не 

всегда становится возможным прогнозировать поведение или же иногда критическое 

состояние несущих конструкций здания вследствие просадки грунта основания и других 

внешних воздействий  [12, 38, 57, 140, 152, 166, 171, 199, 206, 220, 252, 266]. 

Естественно, проектировщики сегодня ждут от разработчиков теории расчета чет-

ких и точных расчетных моделей, учитывающих все действительные входные возмущаю-

щие параметры, без упрощения расчетных схем. Однако до сих пор нет практически при-

емлемых расчетных моделей, позволяющих с допустимой точностью вскрыть реальную 

суть напряженно-деформированного состояния системы «здание-фундамент-основание» 

для точного расчета зданий и сооружений без принятия больших запасов прочности, при-

водящих к дороговизне и увеличению массы строений. 

На сегодняшний день практически наиболее приемлемыми расчетными схемами 

являются модели изменения жесткости основания, разработанные А.В. Вронским [43], 

Б.А. Косициным [152], В.И. Лишаком [165, 166], И.А. Розенфельдом и др. [247, 248], Д.Н. 

Соболевым и др. [266-268], П.П. Шагиным [308, 309], В.П. Блажко [31] и другими уче-

ными. 
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Следующий важный раздел теории расчета рассматриваемой проблемы - расчет 

крупнопанельных зданий на местную и общую устойчивость и на прочность с учетом дей-

ствия продольных сил,- достаточно глубоко и подробно решен Р.Р. Матевосяном и др. [174-

176]. 

В цитированных трудах Р.Р. Матевосяном проведен кинематический анализ прос-

тых и сложных многознаковых систем и даны расчеты их устойчивости. 

Подробный анализ известных научных работ показывает, что рассматриваемая 

проблема действительно является актуальной, и в этом направлении следует обеспечить 

непрерывность проведения исследований, шаг за шагом уточняя и развивая теорию рас-

чета системы «здание-фундамент-основание», приближаясь к конечной цели, тем самым 

завершить общую теорию расчета [33, 205, 230]. 

Продолжая анализ состояния данной проблемы, стоит констатировать, что в боль-

шинстве решаемых задач действительные соотношения размеров несущих стен таковы, 

что результаты решения задачи по теории изгиба получаются недопустимо ошибочными. 

Для выхода из этой ситуации предлагается рассматривать стены как балки-стенки, опи-

рающиеся на упругое основание. В этой задаче в уточнении с допустимым упрощением 

нуждаются методы определения реактивных усилий на подошве основания, величин 

усилий вертикальных соединений многостолбовых стеновых систем и оснований, а так-

же методы выявления напряженно-деформированного состояния наружных стен [203]. 

В некоторых теориях расчета стеновые панели рассматриваются изолированно, 

между тем, на самом деле, они находятся под комбинированным воздействием сил сосед-

них элементов [44, 45, 108, 163]. В дальнейшем следует учитывать также этот пробел. 

Следующими уязвимыми местами в теории расчета крупнопанельных зданий яв-

ляются стыковые соединения и перемычки панелей [13, 84, 92, 106, 121, 159]. Здесь име-

ется ряд нерешенных вопросов, и поэтому, в первую очередь, определение динамических 

срезывающих напряжений в соединениях и перемычках панелей требует безотлагатель- 

ного решения.  

Обобщая состояние вышеперечисленных вопросов, заключаем, что в рассматри- 



 18 

ваемой проблеме предстоит решить задачи разработки теории расчета напряженно-дефор-

мированного состояния несущих стен и их элементов в крупнопанельных высотных 

зданиях с учетом упругих свойств грунтового основания под воздействием статических и 

динамических нагрузок.  

Следующим важным аспектом рассматриваемой проблемы является анализ пос-

ледствий использования современной методики расчета и проектирования крупнопанель-

ных высотных зданий и предложение выхода из действительной ситуации. 

Учитывая важность непрерывного наблюдения за эксплуатацией крупнопанель-

ных высотных зданий в течение продолжительного времени, Ю.В. Измайлов, Н.З. Гель-

ман, В.Ф. Майборода [129], М.М. Кукебаев, Г.Г. Шрохов [157], Э.Е. Хачиян [303, 304], 

Р.С. Минасян, Л.В. Шахсуварян и В.К. Гукасян [183], А.Р. Ржаницын [244], И.Я. Рудниц-

кий [252], В.Б. Швец и В.М. Скульский [315] провели конкретные плановые наблюдения 

за состоянием строений и установили, что в период эксплуатации не редки случаи воз-

никновения трещин в несущих элементах, которые, несомненно, снижают их прочность, 

жесткость, трещиностойкость и при несвоевременном предотвращении могут привести к 

трагедиям. Естественно, основной причиной этого явления является осадка основания, 

приводящая к неравномерному распределению реактивных давлений на подошве фунда-

мента. В действительности осадка основания зависит от физико-механических и техноло-

гических свойств грунта и по своей природе возникновения является случайной величи-

ной, исключающей точное прогнозирование во времени и по величине [152, 141, 203]. 

Изложенное диктует необходимость обратить серьезное внимание на разработку 

средств предотвращения таких причин, для чего Б.Д. Васильев предлагает возводить зда-

ния на сильно уплотненных основаниях [38], А.В. Вронский – проводить предваритель-

ную оценку напряженного состояния зданий, возводимых на основаниях с неравномер-

ной сжимаемостью в плане [43], В.И. Лишак – методический расчет конструкций крупно-

панельных зданий с учетом неравномерности осадки оснований [166], Д.Н. Соболев – 

практический метод определения расчетных усилий в крупнопанельных зданиях на неод-

нородных основаниях [266], П.П. Шагин - определить прочность и устойчивость бескар-
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касных зданий на сильно и неравномерно сжимаемых грунтах [308]. Таким образом, при 

известных значениях действительных давлений и деформаций на подошве основания 

учеными разработаны методы, гарантирующие надежность эксплуатации зданий. Эти 

разработки также приближенные и подлежат дальнейшему уточнению путем выявления 

действительных условий совместной работы стены и основания. 

Важным разделом теории расчета зданий являются вопросы распределения давле-

ний вдоль основания стен, по которым также имеются приемлемые достижения. Приве-

дем наиболее значимые из них. Так, Б.А. Косицин разработал способ расчета крупнопа-

нельных зданий на неравномерные осадки оснований [152]. Такую же методику расчета, 

но на других основаниях, разработал В.И. Лишак [165, 166]. Л.К. Морозов представил 

диссертационную работу, посвященную расчету зданий на сжимаемых основаниях [207]. 

Д.Н. Соболев и др. разработали теорию расчета крупнопанельных зданий на неоднород-

ных основаниях, но с учетом деформаций сдвига [267, 268]. 

Разработанные общие методы расчетов в основном основаны на решениях диф-

ференциальных уравнений четвертого порядка с постоянными коэффициентами. Однако 

они достаточно сложны и громоздки, и поэтому они, естественно, потерпели неудачу при 

внедрении в инженерную практику. 

В ряде случаев в проектной практике, основываясь на гипотезе коэффициента пос-

тели и принимая линейное распределение реакций грунта по площади подошвы, здание 

принимается как балка, работающая на упругом основании. Недоразумение такого под-

хода к решению достаточно ответственных задач очевидно. Так, при экспериментальных 

исследованиях установлено, что напряжения на подошве жестких зданий, возведенных 

на сыпучих грунтах, имеют параболическое распределение, что с достаточным допуще-

нием соответствует решениям теории упругости. Заметим, что по установленным дан-

ным распределение напряжения на подошве здания, согласно исследованиям В.А. Фло-

рина [293], зависит от ряда внешних факторов: вида грунта, его численных характерис-

тик, технологических и физических свойств, размеров, очертания площади подошвы и, 

естественно, от величины нагрузки. В зависимости от внешних условий в одном и том же 
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грунте имеет место различное очертание эпюры напряжения по подошве здания, и поэто-

му естественно, что в таких условиях задача определения того, каковы будут изменения 

очертания эпюры давлений на основании при постепенном росте внешней нагрузки от 

нуля до значительной величины, остается открытой [58, 114, 203].  

Винклеровская модель упругого основания для определения давления основания и 

усилий в балке с учетом размера и формы подошвы фундамента, неоднородности грунта 

по вертикали и горизонтали и воздействия соседних сооружений при определении 

коэффициента постели объединяет в себе преимущество методов коэффициента постели 

и линейно-деформируемой среды, а результаты решения задачи не страдают от их недос-

татков [58, 147, 247, 252, 260, 262].  

С.С. Григорян отмечает, что в строительной механике грунтов важной задачей 

является расчет осадок фундаментов сооружений [63]. По его мнению, для решения этой 

задачи необходимо иметь подходящую модель грунтового основания, т.е. систему мате-

матических соотношений, позволяющую определить поля напряжений, деформаций и 

т.д. в массиве под фундаментом заданной конфигурации, несущим заданные нагрузки от 

сооружения. В настоящее время в качестве такой модели используется модель линейно 

упругой среды, и для решения технических вопросов используются решения соответ-

ствующих краевых задач в рамках линейной теории упругости.  

Поскольку в обычной строительной практике нагрузки на фундамент таковы, что 

величины напряжений оказываются в пределах линейного участка компрессионной кри-

вой, считается допустимым и естественным пользоваться при решении соответствующих 

задач моделью и методами математической теории упругости [63, 64]. 

Экспериментальные исследования, проводившиеся для установления применимос-

ти упругой модели при описании механического поведения грунтового основания выяви-

ли один весьма существенный факт. Оказалось, что при фиксированной удельной нагруз-

ке на жесткий штамп (модель фундамента) осадка последнего с изменением его размеров 

лишь сравнительно в узком диапазоне значений размеров может быть согласована с пред-

сказаниями теории упругости. Результаты таких опытов впоследствии проводившихся в 
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большом количестве показали, что если при фиксированной удельной нагрузке умень-

шать размер штампа, то роль пластических деформаций в основании начинает возрас-

тать, соответственно растут и осадки, пока при каком-то значении штамба не будет ис-

черпана несущая способность основания. Затухание же роста осадок с ростом размера 

штампа связывается либо с неоднородным строением основания по глубине, либо с влия-

нием начальных напряжений в основании, обусловленных весомостью грунта [63, 64]. 

Наличие этого затухания принудило некоторых авторов сделать ряд схематизаций 

по учету влияния начального напряженного состояния основания, обусловленного его 

весомостью, а также неоднородностью грунта на распределение напряжений и деформа-

ций основания под сооружением, предназначенных для устранения наблюдающихся не-

соответствий между предсказаниями теории упругости и опытом. Эти схематизации сво-

дились к тому, что вместо однородного упругого основания тем или иным способом в 

рассмотрение искусственно вводилось упругое основание конечной толщины, выбор ко-

торой позволял согласовывать данные теории и опыта. Указанная искусственность в 

частности, проявляется в том, что для разных характерных размеров фундамента в плане 

приходится выбирать разные значения толщины упругого основания [63, 64].   

Продолжая анализ данных литературного обзора, далее устанавливаем, что не ред-

ки случаи, когда от неправильной постановки цели и объяснения результатов этих экспе-

риментальных исследований по величине деформации подошвы фундамента стен полу-

чены ошибочные результаты, тогда как измерительная аппаратура при этом дала пра-

вильные показания до появления трещин в рассматриваемой зоне [147, 153, 170, 210].  

При дальнейшей сравнительной оценке применяемых теорий устанавливаем, что 

определение давления на подошве фундамента крупнопанельных зданий, основанное на 

решении теории упругости, является методом более современным по сравнению с мето-

дами, основанными на гипотезе Винклера. Об этом свидетельствуют признания исследо-

вателей - Л.А. Галина [48, 49], Н.М. Герсеванова и Д.Е. Польшина [52], В.К. Голуба [54], а 

также М.И. Горбунов-Посадова и др. [58], И.И. Гудушаури [65], К.Е. Егорова [113], Б.Н. 

Жемочкина и др. [118, 119], Б.Г. Коренева [147], Я.А. Пратдсевии [238], И.А. Симвулиди  



 22 

[260], В.А. Флорина [293]. 

Вместе с тем заметим, что широкому применению указанных методов препятству-

ет наличие системы уравнений с громоздкостью вычислений. Попытки составить расчет-

ные таблицы, содержащие некоторые классические задачи, частично облегчают трудоем-

кость вычислений проектировщиков, однако данные таблиц также нуждаются в полной 

корректировке [48, 49, 65, 293]. 

Не умаляя достоинства имеющихся в наличии методов расчета зданий, рассмотрим 

мнения ведущих НИИ и проектных организаций, а также предпочитаемые ими методы. 

Расчет крупнопанельных зданий по осадке основания главным образом представ-

лен в работах ЦНИИСК, в которых наружная стена принимается как балка на упругом 

основании с коэффициентом постели, непрерывно меняющимся по длине балки, и равно-

мерно распределенной всей нагрузкой; ЦНИИЭП жилища и НИИ оснований и подзем-

ных сооружений, в которых наружная стена является балкой на упруго оседающих опо-

рах, расположенных в местах поперечных фундаментов, причем упругие свойства осно-

вания принимаются различными на разных опорах [54, 147, 154, 262].  

Следует согласиться с тем, что равенством осадки фундаментов поперечных стен 

и наружной стены в месте их пересечения можно определить силы взаимодействия меж-

ду поперечными и наружными стенами, вызывающие возникновение изгибающего мо-

мента и поперечной силы в наружной стене. Расчетная схема крупнопанельных зданий 

на осадочных грунтах, как балка с приведенными жесткостью и характеристиками, яв-

ляется достаточно простой, и не случайно, что она оценивается положительно [105, 106, 

112].  

Считаем необходимым отметить, что заслуживают особого внимания расчетные 

схемы крупнопанельных домов на неравномерных осадках, предложенные Л.И. Неймар-

ком [220], З. Бажантом [15], Б.А. Косициным [152], Д.Н. Соболевым и др. [266-268], П.П. 

Шагиным [308], В.И. Лишаком [166]. Несмотря на точность разработок Л.И. Неймарка, 

они существенно не отличаются от других, более точных теорий расчетов. Поэтому ре-

шающим фактором расчета является выбор более обоснованной модели грунтовой среды.  
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Высоко оценивая заслуги ЦНИИСК, Промстрой НИИпроекта и ряда других науч- 

но-исследовательских и проектных организаций, следует согласиться с мнениями веду-

щих ученых в том, что, несмотря на значительные успехи в строительстве крупнопанель-

ных зданий, все же модель «основание-здание», учитывающая все существенные особен-

ности взаимодействия осадочного грунта и изгибаемого гибкого здания, еще окончатель-

но не разработана [38, 57, 140, 152, 178, 191].  

На сегодняшний день расчет оснований зданий и сооружений производится по 

второму предельному состоянию. Возникает необходимость установить значения пре-

дельно допустимых деформаций оснований крупнопанельных зданий, возводимых на оса-

дочных грунтах. Эти деформации намечаются определить расчетным путем с учетом сов-

местной работы основания и конструкции, но поскольку до настоящего времени нет на-

дежного способа определения допустимых деформаций, то пока рекомендуется проведе-

ние натурного наблюдения и изучение деформаций зданий, учитывая условия эксплуата-

ции и состояния конструкций [23, 140, 152, 248, 266].  

Заслуживают пристального внимания проведенные в разных зонах, в том числе 

сейсмических, натурные испытания крупнопанельных домов разных типов и серий в раз-

личных конструктивных вариантах, построенных на осадочных грунтах. Интересно отме-

тить, что в целях установления закономерности совместной работы крупнопанельного до-

ма жесткой схемы и основания грунт был искусственно замочен [37, 275, 299]. 

По достоинству следует оценить модельные испытания крупнопанельных зданий 

при неравномерных осадках, проведенные научно-исследовательскими и проектными ор-

ганизациями стран СНГ. В области решения рассматриваемой проблемы значительны 

успехи ученых Армении, которые исследовали поведение высотных зданий, возведенных 

на основании из каменистых грунтов. Накоплена ценная информация о результатах 

исследования большого количества зданий по состоянию их конструкции в Армении, 

особенно на примере аварийных домов г. Ереван [203, 299]. 

Анализом обследования крупнопанельных зданий установлено, что характер де-

формации стен от неравномерной осадки грунта под основанием фундамента в основном  
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зависит от характера осадки и представляет собой прогиб или перегиб [57, 119, 203, 220]. 

Установлена реальная степень искривления стен, зависимая от прочности и жест-

кости фундамента и стен. Отмечены интересные явления. При малой жесткости стен и 

фундамента они следуют за деформацией грунта в основании, при этом степень их 

искривления близка к деформации грунта. При большой жесткости фундамента и стен 

они выравнивают деформации грунта, а степень их искривления уменьшается. Трещины 

в стенах и фундаментах зданий, построенных на каменистых грунтах, возникают в мес-

тах их наибольшого перегиба с раскрытием в направлении растянутой зоны. Выявлено, 

что сдвиг междуэтажных перекрытий и покрытий по опорным площадкам обычно 

наблюдается при больших осадках и сопровождается образованием трещин в стенах с 

недостаточной поперечной и продольной прочностью, особенно когда поперечные стены 

расположены на больших расстояниях и когда отсутствует анкеровка перекрытий к сте-

нам или другим несущим конструкциям зданий [203]. 

Теория расчета высотных крупнопанельных зданий в сейсмоопасной зоне - срав-

нительно новое направление, в котором суть взаимной работы основания и несущих стен 

раскрывается путем определения реактивных давлений для жестко-конечного и гибкого 

зданий под воздействием вертикальных, горизонтальных сил и изгибающих моментов. 

При решении задачи искомые реактивные нормальные и сдвигающие давления распреде-

ляются на бесконечные степенные ряды полинома Лежандра. Далее, вводя функции на-

пряжений в уравнение перемещений поверхности основания здания и пользуясь методом 

коллокации, получаются системы бесконечных алгебраических уравнений. Коэффициен-

ты полинома Лежандра определяются путем их совместных решений [203]. 

Ценность разработанной теории заключается в том, что для решения задачи в сис-

тему вводятся аппроксимирующие функции. При их преобразовании получаются прос-

тые математические выражения для определения коэффициентов полинома Лежандра.  

Отметим, что решение задачи доведено до логического конца. С этой целью, ис-

пользуя функции напряжений преобразования Фурье и Лапласа, задача была сведена к 

сингулярному интегральному уравнению, решаемому формулами интегрирования Гаусса- 
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Якоби [203]. 

Случай изгиба несущих стен рассматривается под воздействием вертикальных и 

горизонтальных нагрузок, с чем, безусловно, следует согласиться. Эта задача справедли-

во решается вариационным методом упругости – методом Кастильяно-Ритца. 

Отметим, что эта задача относится к теории расчета коротких и короткодлинных 

зданий, поэтому здесь не рассматриваются способы составления соответствующих диф-

ференциальных уравнений и их решения [203]. 

С методической точки зрения, для решения соответствующих задач по крупнопа-

нельным высотным зданиям представляет определенный интерес задача установления 

картины напряженно-деформированного состояния проемных и сплошных стеновых па-

нелей с учетом влияния соседних элементов [106, 107, 124, 203, 208]. 

В этих работах рассчитана модель фрагмента стены, вырезанного из наружной 

стены крупнопанельного здания, где панель работает в середине соседних элементов. В 

рассматриваемой системе искомыми силовыми величинами являются внутренние нор-

мальные и сдвигающие усилия в верхнем и нижнем монтажных швах. Задача решается 

методом теории упругости. Расчетная модель составлена в виде линейно-упругих взаим-

но перпендикулярных вертикальных и горизонтальных полос, а искомые усилия обобще-

ны с помощью ряда Фурье. В работах применен интересный способ составления уравне-

ний перемещений по принципу начала возможных перемещений, решаемых методом раз-

дельных переменных. Компоненты напряжений определяются вариационным уравнени-

ем Кастильяно [203]. 

В этих исследованиях особенно выделяются анализ и оценка динамических нап-

ряжений, возникающих в элементах несущих стен от внезапного действия нагрузки и 

сейсмической силы. Динамические уравнения деформаций крайних колебаний столбов 

составлены основываясь на пропорциональной зависимости между смещением и срезы-

вающими силами. В этом случае получаем дифференциальные уравнения динамических 

напряжений [203]. 

Достаточно интересна и методически поучительна методика определения дина- 
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мических напряжений под воздействием сейсмических волн. При этом сейсмические си-

лы рассматриваются от удара и толчка [296]. 

Установлено также, что для определения динамических напряжений достаточно 

наличие трех типов колебаний, позволяющих решать полезные и ценные практические 

задачи [296, 299]. 

Анализ обзорного материала показывает, что из современных методов определе-

ния давления на подошве фундамента крупнопанельных зданий пригодны два: первый, 

при котором перемещение основания зависит от поверхностной структуры упругого тела 

и принимается как наиболее распространенная гипотеза о пропорциональной зависимос-

ти между реакцией и осадкой основания (гипотеза Фусса-Винклера); второй, при кото-

ром нормальные давления на поверхности основания вызывают перемещение от дефор-

мации всего упругого тела (гипотеза упругого полупространства). 

Согласно гипотезе Фусса-Винклера, осадка грунтового основания происходит 

только в точке приложения силы, а величина этой осадки прямо пропорциональна интен-

сивности нагрузки в этой точке. Модель Фусса-Винклера продолжительное время крити-

ковалась без основания и отсутствия экспериментальных подтверждений [330]. В качестве 

недостатка этой модели отмечалось отсутствие в ней распределительной способности и 

переменность коэффициента постели для каждого вида грунтового основания и его за-

гружения.  

Вместе с тем следует признать, что применением этой модели сильно упрощается 

решение аналогичных задач, однако при этом оказывается влияние на точность получен-

ных данных по низким зданиям. 

Многочисленные опыты Л.И. Метвелова, Э.С. Бртешевича, И.И. Черкасова, Е.К. 

Массальского и др. показали, что механическая модель грунта имеет определенную об-

ласть применения. Так, например, для песчанных грунтов, обладающих малой распреде-

лительной способностью, наиболее приемлемой моделью является винклеровское осно-

вание [203].  

Справедливо признать, что за последующие 10-15 лет экспериментальные данные  
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говорят о наибольшей приемлемости винклеровского основания. Однако при этом сле-

дует обратить должное внимание на правильность выбора численного значения коэффи-

циента постели. 

Параллельно с изложенным удачной считалась модель, в которой зависимость 

между реактивным давлением грунта и осадкой остается постоянной, а коэффициент 

постели принимается переменным. К таким относятся модели, предложенные Д.Н. Собо-

левым и др. [266-268], Б.А. Косицыным [152], В.И. Лишаком [166], П.П. Шагиным [308], 

И.А. Розенфельдом и др. [248], А.А. Мустафаевым [210] и другими. 

С целью устранения недостатков модели Фусса-Винклера, Н.М. Герсевановым, 

Д.Е. Польшиным [52] и Л.С. Гильманом [53] была предложена модель однородного упру-

гого полупространства, механические свойства которого выражаются модулем деформа-

ции и коэффициентом Пуассона. Продолжая анализ изложенных положений, замечаем, 

что теория упругого полупространства позволяет установить недостающую зависимость 

между реактивным давлением по подошве фундамента и осадкой основания. Однако в 

области упругого основания под фундаментной балкой реакция грунта не всегда распре-

деляется равномерно и, согласно исследованиям А.П. Криворотого [153], находится в 

зависимости от характера нагрузки, ее распределения, жесткости и длины балки и от ха-

рактеристики грунта. 

Здесь следует отметить, что метод расчета, основанный на теории упругости полу-

пространства, не всегда дает достоверные данные из-за следующих недостатков: 

1. Модель действительна при небольших нагрузках на грунт. Если зона пластических де-

формаций по фундаментам оказывается большой, то при расчетах по гипотезе Винк-

лера получаются лучшие результаты. 

2. При расчете методом общих деформаций основным является модуль деформаций 

грунта, при котором влияющими являются характеристика грунта, размеры основания 

и коэффициент постели. Следовательно, модуль деформаций является неполноцен-

ным измерителем жесткости. Однако следует учитывать, что теория линейно дефор-

мируемой среды позволяет оценить напряженное состояние основания даже в фазе 
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уплотнения и использовать его, когда имеет место приближенная линейная зависи-

мость между деформацией и напряжением. 

Вместе с тем, несмотря на то, что метод расчета фундаментных конструкций обес-

печивает достаточно точные результаты, однако возникают чрезвычайно сложные труд-

ности чисто математического характера. 

В завершении краткого обзора научно-технической литературы по разработанным 

методикам теории расчета крупнопанельных зданий считаем необходимым отметить за-

слуги ученых стран СНГ и зарубежья, внесших огромный вклад в решение рассматривае-

мой проблемы, основанной на гипотезе упругого полупространства: Н.М. Герсеванов и 

Д.Е. Польшин [52], М.И. Горбунов-Посадов и др. [57, 58], К.Е. Егоров [113, 114], Б.Н. 

Жемочкин и др. [118, 119], И.А. Симвулиди [260], В.А. Флорин [293], Э.Е. Хачиян [304], 

Р.С. Минасян [203]. 

Проведенный обзор позволяет развитие теории расчета разбить на следующие пе-

риоды: 1930-1950 гг. - начало основания теории; 1950-1970 гг. - период интенсивного 

развития; 1970-1990 гг. - период разработки классической теории расчета крупнопанель-

ных зданий и с 1990 г. до наших дней - период революционного развития теории, когда 

ученые всего мира одновременно в теории расчета зданий стали учитывать воздействие 

землетрясения, а область исследований расширили, учитывая также параметры крупно-

панельных высотных зданий в системе «здание-фундамент-основание». 

  

Выводы по главе 1 

 

1. Из разработанных моделей деформации грунтовой среды при взаимодействии с круп-

нопанельными зданиями выделяются две модели: 

а) взяв за основу гипотезу Фусса-Винклера, согласно которой имеет место пропорцио-

нальная зависимость между реакцией и осадкой основания, принимается зависи-

мость перемещения основания от поверхностной структуры упругого тела; 

б) перемещения от деформации всего упругого тела вызываются в результате перемен- 

ности давления поверхности основания. 
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2. Рекомендуется расчетную схему крупнопанельных зданий относительно неравномер-

ности осадки основания принять в виде балочной системы с обобщенными изгибными 

и сдвиговыми жесткостями. 

3. Наличие огромного количества разработок теории расчета еще не является основой 

для предложения проектировщикам общих и достаточно простых методов определения 

реактивных давлений на подошве фундамента крупнопанельных высотных зданий. 

4. Ученые строительной механики продолжают интенсивные исследования по разработ-

ке наиболее реальных теорий расчета по определению реактивных давлений, способ-

ствующих выявлению характера их распределения, для вскрытия точной сути напря-

женно-деформированного состояния системы несущих стен высотных крупнопанель-

ных зданий, фундаментов и оснований. 
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2.  ВЗАИМОДЕЙСТВИЕ КРУПНОПАНЕЛЬНЫХ ЗДАНИЙ И 

ОСНОВАНИЙ 

 

В теории расчета крупнопанельных зданий особое место отведено изучению вза-

имной работы несущих стен зданий и основания [129, 157, 183, 245, 252, 315]. 

Результатами многочисленных исследований причин возникновения трещин и раз-

нообразных деформаций в несущих элементах при их эксплуатации установлено, что они 

в основном появляются в результате неравномерных осадок основания и, как следствие, 

меняется характер распределения реактивных давлений на подошве фундамента [38, 43, 

58, 152, 166, 203, 207, 210, 257, 258, 260, 266, 293, 310]. 

Неравномерные осадки основания по своему характеру случайны и разнообразны, 

поэтому их учет и прогнозирование сзязаны с большими трудностями. Следовательно, 

одной из важных задач практики расчета и проектирования крупнопанельных зданий яв-

ляется определение расчетных усилий, возникающих в элементах здания под воздействи-

ем неравномерной осадки основания [43, 140, 152]. 

Вопросами распределения давлений вдоль основания стен занимались многие уче-

ные, которые предлагали много хороших решений [57, 58, 152, 194, 207, 250, 252, 338]. 

С целью решения поставленной задачи – определения давления основания, а затем 

усилий, возникающих в элементах здания, использована модель упругого основания на 

основе гипотезы Фусса-Винклера, причем при определении коэффициента постели учи-

тывались размеры и форма подошвы фундамента и фактическая неоднородность грунта 

по разным направлениям [48, 49, 52, 54, 57, 65, 113, 118, 147, 238, 260, 293]. 

Однако широкое применение этой расчетной модели в практике проектирования 

зданий сталкивается со сложной ситуацией математического характера – с громоздкос-

тью вычислений и тем, что в каждом частном случае необходимо решать систему урав-

нений с большим числом неизвестных. 

Расчет крупнопанельных зданий в условиях неравномерных осадок успешно осу-

ществлялся З. Бажантом [15], Л.И. Неймарком [220], Б.А. Косициным [150-152], Хорви 
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[341-343], Койтером и Албласом [350], Пиккетом и Айенгером [356], Зорским [363], Тео-

дореску [359], Теокарисом [360] и Бенсемом [326]. 

Анализируя имеющиеся литературные данные, можно заключить, что для опреде-

ления давления на подошве фундамента крупнопанельных зданий достойны внимания 

только два метода. Первый метод базируется на гипотезе Фусса-Винклера, согласно кото-

рой осадка грунтового основания происходит только в точке приложения силы и величина 

осадки прямо пропорциональна интенсивности нагрузки в этой точке. Основным недос-

татком указанной модели считалось отсутствие в ней распределительной способности, а 

также переменность значения коэффициента постели для каждого вида грунтового осно-

вания и его загружения. 

С целью устранения недостатков, присущих модели Фусса-Винклера, в дальней-

шем взамен нее была предложена модель однородного упругого полупространства, когда 

нормальные давления на поверхности основания вызывают перемещения вследствие де-

формации всего упругого тела (упругого полупространства) [152, 154, 203]. 

Второй метод - теория упругого полупространства, - дает возможность получить 

недостающую зависимость между реактивным давлением на подошве фундамента и осад-

кой основания. Однако следует отметить, что метод расчета, основанный на теории упруго-

го полупространства, также пригоден не во всех случаях. Недостатки этого метода следую-

щие: 1) при его применении обязательно наличие сравнительно небольших нагрузок на 

грунт, при которых грунт является линейно-деформируемой средой; 2) модуль деформа-

ции грунта является основой для расчета по методу общих деформаций, зависит не толь-

ко от характеристик грунта, но также от размеров основания, т.е. является неполноцен-

ным измерителем жесткости основания [141, 152, 154, 203]. 

Анализируя результаты исследований исследователей, находим, что при решении 

рассматриваемой задачи не учитывались «особенности» напряжений. Некоторый прог-

ресс наблюдается в работе Бенсема [326], который применив преобразования Лапласа в 

функциях напряжений получил систему линейных алгебраических уравнений. Заметим 

также, что основная часть решения задачи была выполнена интегральными уравнениями. 
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Общий анализ обзорного материала [12, 42, 220, 326, 330, 335-337, 341-343, 358, 

360-363] приводит к заключению, что задачу распределения реактивных давлений вдоль 

основания можно решить численным методом, применяя сингулярные уравнения.  

При такой постановке решения задачи можно определить характер «особенности» 

и коэффициенты концентрации напряжений в углах основания здания. 

Следует отметить, что для определения реактивных давлений на подошве фунда-

мента крупнопанельного здания проф. Р.С. Минасяном [203] разработан метод решения 

задачи, который доступный, удобный и достаточной точный для применения при проек-

тировании крупнопанельных зданий. 

Таким образом, для правильной оценки совместной работы несущих стен крупно-

панельных зданий и оснований с учетом податливости грунта основания, а также усилий, 

возникающих в элементах здания, пока еще имеются нерешенные задачи.  

 С целью уточнения методики расчета несущей способности конструкций высотно-

го здания как в целом, так и его отдельных элементов с учетом податливости основания 

нами рассмотрены влияние податливости основания зданий на напряженно-деформиро-

ванное состояние диафрагмы, деформации их основания с учетом ползучести грунта, 

устойчивость зданий под воздействием собственного веса, деформации фундамента на их 

колебания при динамической нагрузке и напряжения в стыковых соединениях несущих 

стен крупнопанельного здания при продольном динамическом воздействии нагрузки. 

 

2.1. ОПРЕДЕЛЕНИЕ УГЛА НАКЛОНА ДИАФРАГМЫ ВЫСОТНЫХ КРУПНОПАНЕЛЬ-

НЫХ ЗДАНИЙ ВСЛЕДСТВИЕ ПОДАТЛИВОСТИ ОСНОВАНИЯ  

 

При изучении напряженно-деформированного состояния диафрагмы стен высот-

ных крупнопанельных зданий в расчетной системе она в основном рассматривается как 

консольная балка, жестко прикрепленная к грунту [106, 170, 352]. 

Результаты теоретических и экспериментальных исследований, а также продолжи-

тельные наблюдения показывают, что значения деформации и напряжения диафрагмы 

могли бы отразить действительную картину процесса, если в расчетной системе было бы 
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выбрано податливое взаимодействие между стеной и основанием с учетом физико-меха-

нических свойств основания [39, 138, 278, 284, 287, 291, 292, 317, 321, 331].  

Для изучения напряженно-деформированного состояния диафрагмы первостепен-

ное значение имеет определение величины угла наклона -  , посредством которой и оце-

нивается характеристика податливости основания. 

Первым шагом для изучения напряженного состояния несущих стен зданий явля-

ется уточнение взаимодействия между ними и их основаниями. Эти взаимодействия можно 

выявить, определяя характер распределения напряжений и деформаций на поверхности 

основания. 

Для изучения характера распределения контактных напряжений на поверхности 

основания в расчетной модели принимается, что произвольная внешняя нагрузка к поверх-

ности основания приложена через достаточно жесткие стены здания. В таком случае любые 

силы, действующие на здание, вертикальными и горизонтальными силами могут быть 

приведены к центральной и к моменту (рис. 2.1).  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Рис. 2.1. Схема отклонения диафрагмы и фундамента 
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Граничные условия задачи будут: 

   ozo KV 
0

;       constU
zo 
0

 ,                                          (2.1) 

где Ko – угол наклона здания относительно поверхности основания, определяющийся вы-

ражением:  
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 ,                                                                 (2.2) 

где 
a

x
  - безразмерная величина. 

Учитывая свойства полинома Лежандра, в качестве закона реактивных нормальных  

и сдвигающих давлений, т.е. функции  R  и  q  представим в виде рядов [203]:  
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где 
a

x
  - безразмерная величина,  nP2  и  12 nP  - полиномы Лежандра I рода.  

 Учитывая характер действия внешней нагрузки, функция  R  принимается нечет-

ной, а  q  - четной. 

Вертикальные и горизонтальные перемещения определяются следующим выраже-

нием [203]: 
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где оo vE и - соответственно модуль деформации полуплоскости и коэффициент Пуассо- 

(2.5) 

(2.6) 

(2.3) 

(2.4) 
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на, b1 и b2 - неизвестные постоянные, определяющиеся из граничных условий задачи.   

Для жесткого, целого элемента угол   определяется следующим выражением: 
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                    (2.7) 

где 
a

t
 ;  t - текущая координата. 

Несобственные интегралы, входящие в выражение угла поворота, следует прини-

мать равными главным значениям интегралов Коши. В этом случае нетрудно показать  

допустимость применения дифференцирования по параметру под знаком интеграла.  

Принимая за начало координат 0 , получим 
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или, обозначив 
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Подставляя значения R( ) и q( ) в уравнение (2.9) и интегрируя его, определим 

коэффициент угла наклона диафрагмы K : 
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или для Ko получим  
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Для определения неизвестных коэффициентов b1 и b2 воспользуемся граничными 

условиями задачи: 

0)(;1;0)(;0   ооо UKV . 

Для b1 и b2 получим   
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Функции R( ) и q ( ) определяются тождествами   ; oo KV     .0оU   

Методика определения неизвестных коэффициентов Aо, Bо, Dо, D2 и D4 известна и 

не составляет труда.  

Зная значение Kо, угол наклона диафрагмы   определим следующей формулой: 
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 .                           (2.12) 

В практических целях угол наклона можно определить и приближенным путем. 

Нормальная сила, действующая на уровне подошвы фундамента и возникающая от вер-

тикальных нагрузок, а также момент M
о

ф , возникающий в грунте основания под дей-

ствием горизонтальных нагрузок, образуют трапециевидную эпюру давления (рис. 2.1). 

Из этой эпюры легко отделить обратносимметрическую часть, возникаемую от момента 

M
о

ф и вызывающую наклон фундамента. 

Напряжение, вызванное от момента M
о

ф , на краях основания будет 
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 ,                            (2.13) 

где 
о
фJ - момент инерции всей диафрагмы относительно центра тяжести подошвы фунда-

мента; а  - длина фундамента в плане. 

Полагая, что осадка по краям фундамента определяется в зависимости от жест-

костных характеристик основания (от коэффицента постели – с [кг/см3]), получим           

                                                             
с


  .                   (2.14) 

Итак, угол наклона фундамента   будет равен 
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откуда (рис. 2.1) можем написать 
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Суммируя деформации, вызванные изгибом и креном здания, находим полный 

прогиб его вершины: 
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1fdxxθf .                                                  (2.17) 

 

2.2. ДЕФОРМАЦИИ ОСНОВАНИЯ ВЫСОТНОГО КРУПНОПАНЕЛЬНОГО 

ЗДАНИЯ С УЧЕТОМ ПОЛЗУЧЕСТИ ГРУНТА 

 

Для безопасной эксплуатации крупнопанельного высотного здания важное значе-

ние имеет точное определение деформации грунта основания здания [206]. Учитывая, 

что в основаниях высотных зданий возникают относительно большие давления, считаем 

необходимым учитывать также деформации, возникающие от ползучести грунта. С уче-

том жесткости здания давление  oP , передаваемое на грунт основания, принимается пос-

тоянным. Контактные реактивные напряжения на поверхности основания, согласно поли-

ному Лежандра, имеют симметричный криволинейный вид. 

В рассматриваемой задаче напряжения в углах здания имеют конечные величины, 

установленные теоретическим и экспериментальным путем [83, 203]. 

Расчетная схема представлена на рис 2.2. 

Для определения деформации основания высотного здания длину здания прини-

маем за единицу [118]: 

                                                             
 

o
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o P
E

U
212
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 ,                                                     (2.18) 

где Uo - деформация в подошве фундамента здания; Ро - интенсивная нагрузка, возникае-

мая в той же плоскости от веса здания; Е o - модуль деформации грунта основания; о - 

коэффициент Пуассона грунта основания. 

Функцию распределения величины напряжений грунта основания можем опреде-

лить согласно [203]: 
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Рис. 2.2. Расчетная схема здания и основания 
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где  
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x
 ;   Aо, Cо, C2 и C4 - постоянные коэффициенты, определяемые в виде 
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  (  - приведенный коэффициент гибкости здания), 

1E - приведенный коэффициент деформации материала здания; 1 - приведенный коэффи-

циент Пуассона материала здания. 

Поскольку общая деформация грунта основания включает также деформацию, 

возникающую вследствие ползучести грунта, то для установления связи между деформа-

цией основания грунта и давлением в зависимости от времени целесообразно пользовать- 
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ся механической моделью Максвелла-Фохта для полупространства [117]. 

Принимая постоянным коэффициент податливости грунта основания, решение 

дифференциального уравнения деформации сводится к решению дифференциального 

уравнения первой степени с переменными коэффициентами:  
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 ,  t,  - относительная деформация грунта основания зда-

ния; К - коэффициент вязкости грунта; n - время релаксации. 

Поскольку при деформации грунта изменение напряжений   t,  протекает до-

вольно медленно, то эти напряжения можно представить в следующем виде: 
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где ot - время практического затухания нормального напряжения   t,  грунта; t - теку-

щее время. 

Подставляя величину  t,  из (2.19) в уравнение (2.22), получим 
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Преобразуя и обозначая уравнение (2.23):   
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Интегрируя дифференциальное уравнение (2.24) по времени, получим 
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Интегрируя выражение (2.25), получим 
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где  
ЕmEa

b о
211 

 . 

Для определения постоянной величины интегрирования С1 воспользуемся началь-

ным условием задачи:  
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Используя начальное условие (2.27) и подставляя в выражение (2.26), получим 
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Подставив величину С1 в уравнение (2.26), получим  
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Преобразуя и группируя последнее уравнение, получим 
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Для определения деформации величину  о  из выражения (2.19) подставим в  
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уравнение (2.30): 
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Используя величину относительной деформации грунта из уравнения (2.31), мо-

жем определить деформацию грунта основания крупнопанельного высотного здания 

  tU ,  в зависимости от времени деформации:  
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Интегрируя уравнение (2.32), получим 
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Пример.  Принимая 
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Расчетные значения   tU , при разных величинах Еo и о  представлены в таблице 2.1. 

Таблица 2.1 

Расчетные значения   tU ,  при разных величинах Еo и о  

Еo 

(кгс/см2) о  
K 

(кгс/см2.час) 
n a Co oA   tФ  

 tU ,  

(см) 

2·102 0,3 1,46·102 0,487 1,03 0,5 0,32 0,674 -3,93 

3,5·102 0,35 1,46·102 0,278 1,80 0,5 0,32 0,873 -1,87 

4,6·102 0,37 1,46·102 0,211 2,37 0,5 0,32 0,945 -1,37 

 

Деформация грунта без учета деформации ползучести определяется выражением [118] 
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2.3. МЕТОД РАСЧЕТА УСТОЙЧИВОСТИ ВЫСОТНОГО КРУПНОПАНЕЛЬНОГО 

 ЗДАНИЯ ПОД ВОЗДЕЙСТВИЕМ СОБСТВЕННОГО ВЕСА С УЧЕТОМ  

ПОДАТЛИВОСТИ ГРУНТА ОСНОВАНИЯ 

 

Результаты многочисленных исследований, посвященных установлению устойчи-

вости высотных крупнопанельных зданий, показывают, что вследствие податливости 

грунта под подошвой фундамента возникает дополнительный крен, приводящий к потере 

его продольной устойчивости [140, 141, 150]. 

В  расчетной схеме высотное крупнопанельное здание представлено с  упругой за- 

делкой (рис. 2.3 а, б).  

Учитывая податливость грунта под подошвой, представим условие устойчивости 

здания в форме дифференциального уравнения упругой линии [78]:  

    
H HH

x xx

dqydqdyqxMxyEJ ,)()(                             (2.34)  
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Рис. 2.3. Расчетная схема устойчивости высотного крупнопанельного здания 

на упругом основании: а - здание; б - расчетная схема 

 

где )(xy  и )(  - прогибы сечений x  и  ; EJ - обобщенная жесткость при изгибе [150]. 

Дифференцируя уравнение (2.34) по x , получим 
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          (2.35) 

В правой части дифференциального уравнения (2.35) второй и четвертый члены 

сокращаются, так как ).()( xxy   Третий интеграл равен нулю, так как ,/ 0dxd  по-

скольку )( f , и при дифференцировании по x  должна рассматриваться как постоян-

ная величина, т.е.  

                                 
.0 

H
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d
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d
q 


                                     (2.36) 

С учетом сокращений и условия (2.36) получим  

                  
)(')( xHqyxyEJ  .                        (2.37) 

Дифференцируя уравнение (2.37) по x , получим искомое дифференциальное урав-

нение четвертого порядка:  
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                   (2.38) 

Для удобства интегрирования уравнения (2.38) приведем его к безразмерному ви-

ду, выполнив замену независимой переменной:  

    Hx .                                   (2.39) 

В результате получим  
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d

dy

Hdx
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d
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.
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44

4 1

d

yd

Hdx

yd
               (2.40) 

После подстaновки (2.39) и (2.40) в уравнение (2.38) получим необходимую без-

размерную форму этого уравнения:  

      
.)(')()()( 01

33

  y
EJ

qH
y

EJ

qH
y IV

                        (2.41) 

Введем обозначения для безразмерного параметра нагрузки:  

                                             EJqHa 3 .                            (2.42) 

С учетом (2.42) уравнение (2.41) примет вид  

.)(')(")()( 01   ayyay IV
    (2.43) 

Для упрощения уравнения (2.43) введем новую независимую переменную: 

              
).(   1                     (2.44) 

При переходе к новой переменной   (2.44) производные в уравнении (2.43) полу-

чат вид 

;
 d

dy

d
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 d

yd

d

yd
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4

4

4

4

 d

yd

d

yd
         (2.45) 

Подставляя выражения этих производных через новую переменную в уравнение 

(2.43), получим 

                                .0)(')(")(   ayyay IV
         (2.46) 

Заметим, что уравнение (2.46) может быть представленo в виде полной производ-

ной: 

       .)(')( 0





  yay                 (2.47) 
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Интегрируя это уравнение, получим 

,)(')(
1

Ayay       (2.48) 

где 1
А - постоянная величина. 

Уменьшим порядок уравнения (2.48) на единицу путем использования новой 

функции:  

  
.ddyU              (2.49) 

Тогда из (2.48) получим дифференциальное уравнение второго порядка, которое 

не интегрируется в элементарных функциях:  

        
.)()("

1
AUaU                                    (2.50) 

Соответствующее однородное уравнение имеет вид 

                    .)()(" 0  UaU                 (2.51) 

Интегрирование однородного дифференциального уравнения дает 
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где 
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aJ - бесселевы функции дробных порядков 
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В дальнейшем изложении сложный безразмерный аргумент функций Бесселя 

обозначим через  

               .23

3

2
aZ       (2.53) 

В сокращенном виде функции Бесселя принимают вид 

   
   ,

3

2

3

2

3

2
31

23
31

23
31

23
31 zJаJazJaJ  


























            (2.54) 

тогда производные функций Бесселя будут  
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d
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            (2.55) 

Для сокращения записей обозначения производных в дальнейшем принимают вид  

 ;zJ
31

   32; CC    и т.д. 
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Частное решение неоднородного дифференциального уравнения (2.48) произво-

дится по методу Лагранжа – по вариациям произвольных постоянных в общем решении 

(2.52) однородного уравнения (2.51).  

Применяя известную процедуру метода вариаций, определим первую производ-

ную общего решения (2.52): 
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(2.56) 

Сумма первых двух членов этого уравнения должна быть равна нулю, так как со- 

держит производные произвольных величин ,, 32 CC поэтому:  
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331
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2



zJCzJC      (2.57) 

С учетом выражения (2.57) первая производная принимает вид  
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  (2.58) 

Для определения второй производной используем рекуррентные формулы функ-

ций Бесселя [282]. Тогда получим 
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     (2.59) 

Подставляя решение (2.52) и выражение второй производной (2.59) в неоднород-

ное уравнение (2.48), получим второе уравнение относительно 2C  и 3C , которое вместе с 

уравнением (2.57) приводит к следующей системе: 
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 (2.60) 

Из первого уравнения системы (2.68) находим 
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                                             (2.61) 

Подставляя (2.61) во второе уравнение системы (2.60), после сокращения получим 
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                 (2.62) 

 Заметим, что числитель уравнения в квадратных скобках представляет собой раз-

вернутую форму определителя Вронского, составленного на основе общего решения 

(2.52) однородного уравнения (2.51), которое, согласно Ломмелю [282], имеет вид 

   
        .

3
31313131

z
zJzJzJzJ


                 (2.63) 

Подставляя это значение определителя Вронского в числитель (2.62), находим 
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2
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13 zJAC 


     (2.64) 

Учитывая (2.64), из (2.61) имеем 
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2
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21
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                              (2.65) 

Интегрирование выражений (2.64) и (2.65) дает  
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2
23112    AdzzJ

a
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           (2.66)             

  ,
33

2
33113   AdzzJ

a
AC


                        (2.67) 

где 2
A  и 3

A - новые произвольные постоянные.  

Подставляя значения 2
C  и 3

C  из (2.66) и (2.67) в общее решение (2.52) однородно-

го уравнения (2.51), получим общее решение искомого неоднородного уравнения (2.50): 
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(2.68) 

 

Заметим, что в решении (2.68) выражение в квадратных скобках с постоянным мно- 
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жителем 
3



 
представляет собой функцию Ломмеля [282], общая форма которой имеет 

вид  
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sin2

0 0
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            (2.69) 

В данном случае 310  vK ; , при этих значениях индексов функция Ломмеля 

совпадает с выражением в квадратных скобках (2.68), умноженным на 
3
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   dzzJzJdzzJzJzS


                   (2.70) 

С учетом полученного выражения функции Ломмеля (2.70) решение (2.68) будет 

иметь следующий вид:  
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(2.71)

                                      
             

Общее решение (2.71) неоднородного уравнения (2.50) позволяет перейти к преж-

ним переменным и получить решение исходного уравнения (2.46) четвертого порядка.  

 Учитывая прежнюю замену переменных (2.49), определим безразмерную функцию 

прогибов  y , представляя уравнение (2.71) в виде 

        .
3

2
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1
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1 AdzJAdzJAdzS
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Ay          (2.72) 

Принимая во внимание принятое обозначение независимой переменной (2.53), 

преобразуем дифференциалы под знаком интегралов на основании выражения 

  .
3

2 2123  daadzd 







     (2.73) 

В результате запишем окончательно искомое общее решение однородного уравне-

ния (2.46) четвертого порядка:  
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         (2.74) 
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где .
3

2 23aZ   

Для использования граничных условий необходимо также определить вторую про- 

изводную. Дифференцируя выражение (2.71), получим 
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 (2.75) 

Для вычисления производной функции Ломмеля в выражении (2.75) воспользуем-

ся известной рекуррентной формулой [25]: 

    
      .1 1;1, zSZvKzSz

dz

d
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v
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v
                     (2.76) 

Для вычисления производных функций Бесселя в (2.75) используем формулу  

                                            
   

 
.

z

zJ
vzJzJ v

vv


1                       (2.77) 

Имея в виду значение независимой переменной (2.53): 

23

3

2
aZ   

и выполняя тождественные преобразования в процессе дифференцирования, получим 

выражение второй производной общего решения исходного уравнения (2.46): 

 

        
      .

9

4
" 32332232;11 zJaAzJaAzSAy           (2.78) 

 

Таким образом, на основании общего решения  "и', yyy  из (2.72), (2.71) и (2.78), 

а также из известных граничных условий можно определить все неизвестные постоянные 

 4321 ,,, AAAA . 

 C этой целью сначала выполним некоторые преобразования и приведем данные, 

необходимые для решения данной задачи. Ряд функций, входящих в полученные реше-

ния (2.72), (2.71) и (2.78), табулированы [282], а для нетабулированных функций приве-

дем их разложения в бесконечные степенные ряды, используя общие формулы [156]: 
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где  Γ  - гамма-функция.  

Согласно расчетной схеме крупнопанельного здания (рис. 2.4 б), граничными ус-

ловиями будут: 

1)  при       ,0";0';00;0;0 0
0

EJ

M
yyyx    

2)  при      ,00;01";1;  yyHx   

где 00000 ; CJKKM   ( 0K - коэффициент упругого основания; C - коэффициент пос-

тели, Н/м3; 0
J - момент инерции основания).  

Используя граничные условия, на основании (2.72), (2.71) и (2.78) определим сис-

тему четырех уравнений устойчивости здания.  

 При подстановке граничных условий необходимо перейти к основной переменной 

 (2.39), характеризующей безразмерную длину здания и входящей в основное уравне-

ние устойчивости четвертого порядка (2.43). При этом следует рассчитать значение ар-

гумента (2.53) специальных функций на концах интервала (0; 1) интегрирования с учетом  

(2.79) 
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выражения для   (2.44), в котором связаны две независимые переменные.  

 Принимая во внимание также формулу безразмерного параметра a""  (2.42), при 

0x получим 0 , следовательно: 
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  (2.80) 

для .0,1,  zHx   

Для численного расчета коэффициента постели грунта основания (
3/30 смНc  ) 

было использовано следующее граничное условие:    .0''0 yy    

При подстановке граничных условий и выполнении преобразований с постоянны-

ми коэффициентами уравнений и с определителем этой системы уравнений запишем ус-

ловие устойчивости здания:  
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Определение наименьшего корня уравнения (2.81) производилось с использовани-

ем разложений (2.79) при фиксированном аргументе z . После вычисления наименьшего 

корня уравнения (2.81) z определяется в пределах  

421,1429,1  z ,              (2.82) 

.421,1
3

2
21

3

















EJ

qH
z

    
 

Принимая нижнюю оценку параметра критической нагрузки (2.82), получим зна-

чение критической силы крупнопанельного высотного здания: 

                                                        
  .543,4

2H

EJ
qH кp                                                    (2.83) 
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Выводы по главе 2 

 

1.  Путем определения угла наклона ( ) и наибольшего перемещения ( f ) становится воз-

можным проведение анализа напряженно-деформированного состояния отдельных 

элементов диафрагмы. 

2.  Анализ данных расчетов показывает, что разница между результатами точных и при-

ближенных расчетов величины угла наклона диафрагмы не превышает 10 %, поэтому 

для практических расчетов следует пользоваться методом приближенного расчета 

(уравнения 2.15 и 2.16), являющимся наиболее простым. 

3.  Результаты сравнительных расчетов (2.18) и данные таблицы 2.1 свидетельствуют, что 

для безопасной эксплуатации крупнопанельного высотного здания необходимо учи-

тывать также деформацию, вызываемую ползучестью грунта основания здания. 

4. Сравнивая величину полученной критической нагрузки с учетом податливости заделки 

(2.83) со стойкой при жестком защемлении нижнего конца (верхний конец свободен), 

приходим к выводу, что разность в результатах значительна - критическая нагрузка 

меньше в 1,7 раза. Поэтому при расчете критической нагрузки необходимо учитывать 

податливость заделки. 
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3. МЕТОДЫ РАСЧЕТА НАПРЯЖЕННО-ДЕФОРМИРОВАННОГО 

СОСТОЯНИЯ НЕСУЩИХ СТЕН КРУПНОПАНЕЛЬНЫХ ЗДАНИЙ 

 

Величины параметров напряженно-деформированного состояния несущих стен 

крупнопанельных зданий зависят от правильного проектирования зданий и их конструк-

ций, которые, в свою очередь, зависят от точности применяемой теории расчета, предоп-

ределяющей надежность, долговечность зданий и величину финансовых затрат на строи-

тельство. 

Изложенное диктует необходимость разработки теории расчета с учетом возможных 

внешних нагрузок. 

Учитывая наличие разнообразных конструктивных схем крупнопанельных зданий, 

возникает необходимость их классификации по группам с учетом способов соединения 

стен в пространственную коробку и панельных конструкций в плоские составные систе-

мы. По этим двум признакам крупнопанельные здания делятся на три группы: простран-

ственно-жесткие, здания с податливыми соединениями продольных и поперечных стен и 

здания с точечными соединениями панелей [29, 105-107, 112, 133, 231, 251, 319]. 

В действительности реальные связи обладают конечной податливостью, что поз-

воляет точнее оценить степень деформации столбов как упругоподатливых связных эле-

ментов. 

Крупнопанельные здания моделируются по известным трем расчетным схемам [59, 

66, 106, 116, 150, 230, 237, 242, 245, 259, 296, 311-314], из которых предпочтение следует 

отдавать дискретно-континуальной схеме, как наиболее удобной и универсальной. 

 

3.1. НАПРЯЖЕННО-ДЕФОРМИРОВАННОЕ СОСТОЯНИЕ ШВОВ НЕСУЩИХ СТЕН      

 И СТОЯКОВ ВЫСОТНЫХ КРУПНОПАНЕЛЬНЫХ ЗДАНИЙ ПОД ВОЗДЕЙСТВИЕМ 

ВНЕШНИХ ВЕРТИКАЛЬНЫХ НАГРУЗОК 

 

     Решение поставленной задачи по прочности и жесткости несущих стен и стояков 

высотных крупнопанельных зданий преследует цель - определить напряжения в их швах  
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[167, 318]. 

     При решении задачи в качестве несущей диафрагмы выбрана поперечная стена 

первого этажа здания как наиболее напряженного узла [77].  

     Согласно постановке задачи, расчетные схемы представлены на рис. 3.1. 
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Рис. 3.1. Расчетные схемы несущей стены со стояками  

 

             На расчетных схемах: P - сила, действующая на стояк; q - распределенная нагруз-

ка на поперечной несущей стене; x и y - нормальные напряжения; xy  и yx - касатель-

ные напряжения на поперечной стене;  yc  и  xyc  - нормальные и касательные напря-

жения на площадке стыка стояка и поперечной стены. 

    Для удобства решения задачи несущую стену разложим на два элемента: стояки и 

несущую поперечную стену, которая представляет собой плоскую плиту [106, 121, 164, 

203]. 

В качестве граничных условий рассматриваем внутренние напряжения, возникаю- 
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щие в плоскости соединения. 

    Для исследования напряженного состояния плиты используем выражения работы 

от напряжений и деформаций [203]:        
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где  yxV ,  и  yxU ,  - перемещения в поперечной стене по направлению осей x  и y ; 

dA - площадь элемента. 

Для решения задачи удобно перемещения представить бесконечными рядами си-

нуса и косинуса согласно [203]: 
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Для определения величины напряжений воспользуемся обобщенным законом Гу-

ка: 
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где E  и ν - соответственно модуль деформации и коэффициент Пуассона материала. 

Подставляя функции перемещений из (3.4), в (3.5), (3.6) и (3.7), получим 
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Определим частные производные напряжений x и xy  по x :  
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Подставляя величины (3.9) и (3.8) в (3.1) и (3.2) с учетом  yxV ,  и  yxU , , из (3.3) 

и (3.4) получим 
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Интегрируя и сокращая последние выражения на 
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ведя несложные математические преобразования, получим   
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Группируя, получим 

(3.10) 

(3.11) 
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Решим эту систему дифференциальных уравнений относительно  xVn . Предвари-

тельно дифференцируя второе уравнение  
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Дифференцируя три раза уравнение (3.14), получим 
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Используя уравнения (3.16) и (3.17), получим  
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где  
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 Из характеристического уравнения дифференциального уравнения (3.18) получим                            
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откуда 
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Таким образом, интегрирование дифференциального уравнения (3.18) даст  
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- постоянные коэффициенты, для определения которых воспользу-

емся граничными условиями:  
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Подставляя первое граничное условие в (3.21), получим 
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Для использования второго граничного условия продифференцируем (3.21):  
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Подставляя второе граничное условие, получим  
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 Используя зависимости (3.23) и (3.25), уравнение (3.21) примет более упрощенный 

вид, где неизвестные коэффициенты nC1  и nC2  равны друг другу: 
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Для использования третьего и четвертого граничных условий необходимо опреде-

лить также горизонтальное перемещение  yxU , , для чего воспользуемся уравнением (3.14): 
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Для определения величин  xVn  и  xVn  сначала из (3.27) определим  xVn :  

 

      xchxchCxshxshCxV nnnnnnnnnnnn 2
2
21

2
122211

2
11   . (3.29) 

Подставляя в уравнение (3.28) значения  yxV ,  из (3.26) и  xVn  из (3.29), получим  
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Группируя уравнение (3.27) и имея в виду, что    





0

sin,
n

nn yxUtxU  , получим 

величину горизонтального перемещения: 
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 Интегрируя уравнение (3.31), получим 
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Имея функции  xVn  и  xUn  и воспользуясь обобщенным законом Гука для плос-

кого напряженного состояния, из уравнений (3.5), (3.6) и (3.7) определим компоненты 

напряжения: 

(3.30) 

(3.31) 

(3.32) 
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Теперь, используя третье граничное условие   qyhhx x  ,,  , из уравнения 

(3.33) получим 
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Используя четвертое граничное условие   0,,  yhhx xy , получим  
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Приняв обозначения в (а) и (б), получим следующие уравнения: 
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                 (3.38) 
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 .  (3.39) 

Используя полученные уравнения (3.36), (3.37), (3.38) и (3.39), после решения сис-

темы уравнений (а) и (б) относительно 
nC1
 и 

nC2
 получим 
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Из уравнения (3.40) получим конечные значения постоянных 
nC1
 и 

nC2
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Имея значения nC1  и nC2  
и используя выражения (3.26), (3.32), (3.33), (3.34) и 

(3.35), легко определить функции перемещений     yxUyxV ,и,  и функции составляю-

щих напряжений yx  , и xy . 

Эпюры напряжений yx  , и xy представлены на рисунке 3.2. 

 

 

Рис. 3.2. Эпюры напряжений 
x , y и xy

 

 

Для определения величины напряжений и деформаций в стыке соединения попе-

речной стены и стояков воспользуемся следующими зависимостями: 

   
   xVKxb cccc  

  
и     xUKx cnc   ,             (3.42) 

где cK  и nK  - коэффициенты жесткости сдвига и нормали в стыке соединения соответ-

ственно поперечной стены и стояков;
 cb  - ширина шва; cV и cU  - деформации сдвига и 

нормали: 
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перемещения поперечной стены и стояков в месте соединения шва. 

Для определения   2,1 xV  и   2,1 xU  воспользуемся уравнениями (а) и (б). 
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Таким образом, 
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(3.46) 

Для определения деформации стояков воспользуемся следующими известными 

выражениями:  
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где EA - жесткость стойки при сжатии; P - продольная сила, действующая на стояк; 

 xTc
- сила сдвига в месте соединения шва,    

x

cc dxxbxT

0

 . 

Подставляя значения деформаций в уравнение (3.42), учитывая (3.43) и имея в ви-

ду, что     bxTx cc / , получим 
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Интегрируя уравнение (3.48), получим  
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где ,/2 EAKcn     xTc  - частное решение дифференциального уравнения: 
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Постоянные 
nB1
 и 

nB2
можно определить из граничных условий соединения шва: 
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Для использования первого условия продифференцируем выражение (3.49): 
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Тогда 
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  (3.52) 

Подставляя второе граничное условие в (3.49), получим 
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   (3.53)                             

Подставляя значения постоянных 
nB1

 и 
nB2

 в (3.52) и (3.43), из (3.49) получим ко-

нечные значения  xTc
 и  xc :  

 

 ,
4

cos

4
cos

222

2

2

2

22

1

2

1

0

122

2

2

12

1

1

0

xTxsh
n

C
K

xch
EA

Pn
CKxT

cnn

nn

n

nn

n

n n

c

nn

nn

n

nn

n

n

cc




































































































































































 

   

 
.

4

4

0

222

2

2

2

22

1

2

1

0

122

2

2

22

1

1

b
xT

xch
n

chC
b

K

xsh
EA

Pn
chC

b

K

b
xT

x

c

n

nn

nn

n

nn

nc

n

nn

nn

n

nn

nncc
c








































































































































































 

Имея функцию  xTc
, определим величину напряжения  xc , используя второе 

выражение системы уравнений (3.42): 
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С учетом  
 1
x
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 окончательно получим 
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На рис. 3.3 представлены эпюры распределения нормальных 
c и касательных 

c  

напряжений и силы 
cT  сдвига.                     

 
 

Рис. 3.3. Эпюры распределения нормальных 
c  и касательных 

c напряжений и силы 
cT сдвига 

 

3.2. НАПРЯЖЕНИЯ В ПОПЕРЕЧНОЙ ДИАФРАГМЕ КРУПНОПАНЕЛЬНЫХ  

   ВЫСОТНЫХ ЗДАНИЙ С ДВЕРНЫМИ И ОКОННЫМИ ПРОЕМАМИ 

 

Задаче по установлению напряженно-деформированного состояния поперечной 

диафрагмы крупнопанельного здания по сравнению с продольной диафрагмой учеными 

данной области уделяется больше внимания, потому что жесткость здания в поперечном 

направлении сравнительно меньше. Большие деформации и напряжения в поперечном 

направлении гораздо опаснее [66, 106, 155, 322]. 

Заметим, что теория расчета поперечных стен с проемами более сложная по срав-

нению с методом расчета поперечных стен сплошного сечения. Первый метод расчета, 

основанный на теории составных стержней А.Р. Ржаницина, более сложный по сравне-

нию со вторым методом расчета стен без проемов [133]. При решении этой задачи прини-

мается допущение, что закон распределения реакций упругих связей по высоте стены – 

линейный. 

При решении этой задачи исследователями данной области [106, 249] силовые фак- 
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торы задаются функциями, определяемыми путем решения системы дифференциальных 

уравнений. При этом следует учитывать, что при числе упругих связей более двух реше-

ние задачи достаточно сложно. Следует принять во внимание то обстоятельство, что в этих 

расчетах не учитывались воздействия жесткости и упругой заделки в основании, ощути-

мо влияющих на устойчивость высотного крупнопанельного здания.  

Изложенное говорит о том, что теория расчета поперечных стен с проемами нуж-

дается в доработке. 

Наличие дверных и оконных проемов значительно осложняет прочностное состоя-

ние поперечной диафрагмы крупнопанельных высотных зданий. Поэтому в таких здани-

ях определение усилий, возникающих в поперечной диафрагме под воздействием внеш-

них нагрузочных факторов, является одной из важных задач строительной механики 

[179, 250, 251, 305, 322]. 

 Исходя из важности рассматриваемой проблемы, разрабатывается теория расчета 

для определения усилий в поперечной несущей диафрагме крупнопанельного высотного 

здания, основанная на идее представления поперечной стены с проемами как отдельной 

самостоятельной правильной многостолбовой диафрагмы [74] (рис. 3.4 а). Неразрывность 

элементов в задаче обеспечивается совместной работой столбов диафрагмы у их связей-

перемычек. Для составления расчетной модели в перемычках на одной вертикали прово-

дится разрез, в результате чего образуются отдельные элементы-столбы. Взаимное влия-

ние этих столбов имитируется при помощи внутренних сил, возникающих в местах раз-

реза (рис. 3.4 б). В расчетной схеме неизвестными являются нормальные и сдвигающие 

усилия в нормальных и сдвигающих связях. 

В рассматриваемой задаче точность решения значительно выше по сравнению с 

имеющимися в работах [17, 18, 66, 106, 126, 322], поскольку, кроме сдвигающих связей, 

учитываются также нормальные связи и податливость грунтового основания. Вместе с 

тем выявление неизвестных усилий сравнительно усложняется, поскольку, кроме сдви-

гающих τ , появляются еще и неизвестные нормальные усилия R . 

В расчетной схеме внешними нагрузками являются: горизонтальная – интенсив- 
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Рис. 3.4. Схема расчета усилий в поперечной диафрагме: 

а - поперечная дифрагма; б - отдельные диафрагмы столбов 
 

ность давления q  и вертикальная - собственный вес Р . Согласно расчетной схеме, изги-

бающие моменты в сечениях первого и второго элементов будут [69, 200]: 
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              (3.58) 

Здесь 
nM1  и 

nM 2 - моменты в сечениях, возникающие от поворота фундамента и 

определяемые следующими зависимостями [68]:  

                    11 αCМ н   и 22 αCМ н  ,                         (3.59) 

где 1α  и 2α - углы поворота фундамента вследствие податливости основания; C - коэффи- 

циент жесткости основания; )(xR  и )(τ x - нормальные и сдвигающие усилия соответствен- 
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но в нормальных и сдвигающих связях. 

Принимая линейную связь между напряжениями и деформациями в нормальных 

)(xV и сдвигающих )(xU связях, получим 

                                   

      

      









,

,

21

21

xUxUKx

xVxVKxR

c

n

   

                             (3.60) 

где nK и cK - объемные коэффициенты жесткости соответственно нормальных и сдвигаю-

щих связей; )(xV  и )(xU - прогибы и продольные деформации столбов, которые опреде-

ляются согласно схеме (рис. 3.4) следующими выражениями: 
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где 1B , 2B , 1D  и 2D - соответственно жесткости при сжатии и изгибе первого и второго 

столбов; )(xT  и )(xM - сдвигающие силы и изгибающие моменты в сдвигающих и нор-

мальных связях; 1P  и 2P - погонные продольные силы от собственного веса. 

Используя выражения (3.61), значения (3.62), (3.63) и зависимости ),()( xRx M  

)(τ)( xxT  , решение задачи можно свести к решению двух дифференциальных уравне-

ний, где неизвестными являются )(xM и )(xT : 
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Здесь   
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Установлено, что сдвигающие усилия мало влияют на величины нормальных уси-

лий, поэтому ими в уравнении (3.64) можно пренебречь. Тогда из дифференциального 

уравнения (3.64) легко определить значение изгибающих моментов в нормальных связях 

)(xM , принимая при этом следующие граничные условия: 

                          ;0)( HM    ;0)(  HM    ;0)(  HM    .0)0( M                        (3.66) 

Решая дифференциальное уравнение (3.64) и учитывая, что члены, содержащие 

коэффициент He ν , мало влияют на распределение усилий (ограничившись точностью 

2…3 %), получим 




























 2v

1

1
2

1

νcosνsin

x)-ν(Hsin

νγD
)(

H

x

HH

eqH
x

x

M  

                                

.1
νcosνsin

)νcosν(sin

γ

Δ )(ν
1





















HH

xxe xH

                          (3.67) 

Подставляя значение )(xM в дифференциальное уравнение (3.65), а также интегри-

руя и используя граничные условия 0)0( T и 0)( HТ , находим выражения для :)(xT  
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В формулах (3.67) и (3.68) последние члены, содержащие углы поворота столбов, 

возникающие от податливости основания поперечной диафрагмы, определяются выра-

жением 
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где 
α

ξ
z

  - безразмерная координата; о и оЕ - соответственно коэффициент Пуассона и 

модуль деформации грунта; )ξ(R  и )ξ(q - реактивные давления на подошве основания, 

определяемые формулами, предложенными Р.С. Минасяном [203] 
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q - интенсивность горизонтального давления. 

 

3.3. НАПРЯЖЕННО-ДЕФОРМИРОВАННОЕ СОСТОЯНИЕ СПЛОШНОЙ СТЕНОВОЙ 

ПАНЕЛИ С УЧЕТОМ ВОЗДЕЙСТВИЯ СОСЕДНИХ ЭЛЕМЕНТОВ 

 

Установление реальной сути поведения сплошной стеновой панели под воздей-

ствием соседних элементов является одним из важных разделов в теории расчета проч- 

(3.68) 
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ности крупнопанельных высотных зданий.  

Результаты исследований прочности здания показывают, что сплошная несущая 

стеновая панель по контуру подвергается воздействию нормальных и сдвигающих уси-

лий, закон изменения которых неизвестен [133, 136, 146, 182, 184, 249, 251, 279] (рис. 

3.5). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Рис. 3.5. Расчетная схема сплошной стеновой панели 

 

Для установления напряженного состояния стеновой панели целесообразно ис-

пользовать вариационное уравнение Кастильяно [70]. 

Потенциальная энергия внутренних сил на единицу обьема y)(x,U 0
 через напря-

жения выражается формулой: 

 

.
y

)ν1(2
xy

ν2
xy2E

1
y)(x,U

2
2

2

2

2

2
2

2

2
2

2

2
0
















































































x
            (3.71) 

Тогда вариационное уравнение Кастильяно примет вид 
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Согласно известной теореме Мориса Леви, в случае заданных на контуре усилий 

распределение напряжений в односвязной области не зависит от упругих постоянных, 

поэтому, принимая 0ν , можем написать 
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где y)Φ(x, - функция Эри. 

Задача решения интеграла (3.73) заключается в выборе такого значения y)Ф(x, , 

при котором интеграл y)(x,U 0

 стремился бы к минимуму и удовлетворял граничным ус-

ловиям.  

На расчетной схеме продольные стены и междуэтажные перекрытия служат кон-

турными элементами жесткости для сплошной несущей стены (панели) в горизонтальном 

и вертикальном направлениях, поэтому эти элементы могут деформироваться в продоль-

ном и поперечном направлениях в плоскости диафрагмы [106]. 

Осевые напряжения в элементах жесткости с достаточной точностью можно при-

нять постоянными вдоль сторон а  и b  (рис. 3.5). 

Граничные условия нагрузки и перемещения рассматриваются в виде 
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где )(xT 0

 и (y)T 0
- срезывающие силы, действующие по контуру; t - толщина стены;  

)yU(x,  и )yV(x, - соответственно горизонтальное и вертикальное перемещения стены. 

Для решения этой задачи для функции Эри ряд принимаем в виде 
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где iC - неопределенный параметр. 

Здесь нулевой член 0  удовлетворяет граничным условиям задачи, а остальные 

функции i  дают нулевые напряжения на контуре, т.е. удовлетворяют равенствам 
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                        (3.77) 

Удовлетворение этих условий в большинстве случаев не представляет трудности. 

Так, например, 
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Функции (y)Rn , (x)Sm определяются так, чтобы каждый член ряда, которому они  
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принадлежат, удовлетворял бигармоническому уравнению. Легко показать, что 

yyshααDyychααCyshαBychαA(y)R nnnnnnnnnnn  ,    

        xxshββHxxchββGxshβFxchβE(x)S mmmmmmmmmmm  .          (3.81) 

Постоянные nA , nB , …, mH  определяются из граничных условий (3.74), (3.75) и 

(3.76). 

Окончательные значения этих коэффициентов имеют вид 
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По значениям функций (y)Rn  и (x)Sm  компоненты напряжений σ(x); σ(y); y)τ(x,  оп-

ределяются следующими уравнениями: 
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3.4. МЕТОД РАСЧЕТА НАПРЯЖЕННО-ДЕФОРМИРОВАННОГО СОСТОЯНИЯ 

ПОПЕРЕЧНОЙ ДИАФРАГМЫ С ПРОЕМАМИ 

 

В общей теории расчета напряженно-деформированного состояния поперечной 

диафрагмы по своей значимости особого внимания заслуживает задача о напряженном 

состоянии поперечной диафрагмы с дверными или оконными проемами, рассматривае-

мыми как самостоятельные плоские элементы столба (рис. 3.6) [104, 109, 142, 163, 203, 

237]. При этом нормальные и сдвигающие их силы принимаются как внешние нагрузки. 

Аналитический метод решения рассматриваемой задачи достаточно сложный, 

поэтому при разработке теории расчета принят ряд допущений, что оказывает ощутимое 

отрицательное влияние на конечные результаты расчета на прочность. 
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Рис. 3.6. Расчетная схема поперечной диафрагмы 

 

Нами делается попытка путем разработки приближенного, но простого метода 

расчета восполнить этот пробел.  

Суть поставленной задачи заключается в определении компонентов напряжений в 

консольной диафрагме, упруго защемленной с грунтовым основанием здания, при отно-

шении высоты к ширине 
b

l
1,5 (рис. 3.6 и 3.7) [69, 82]. 

Для решения рассматриваемой задачи функцию напряжения xx  целесообразно 

выразить в виде степенного полинома [69]: 

                   ,
2

2

xD
h

z
xB

h

zxAxx                                             (3.92) 

где первый член - напряжение, известное из технической теории изгиба; второй член - 

дополнительное напряжение, возникающее от линейной деформации; третий член - на-

пряжение от вертикальной нагрузки;      xDxBxA ,,  - неизвестные коэффициенты, зави-

сящие от координат. 

Напишем уравнения равновесия для плоского напряженного состояния диафрагмы, 

удовлетворяющие условиям решения задачи [109]: 
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Рис. 3.7. Расчетная схема для определения компонентов напряжений  
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где Р - интенсивность собственного веса;  h - ширина диафрагмы (h = b1 + b2).  

Подставляя значение xx  в уравнения равновесий продольных сил и изгибающих 

моментов: 
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где  xT  - срезывающая сила, возникающая от касательных напряжений;  xM - изгибаю-

щий момент в рассматриваемом сечении, возникающий от сил, действующих в связях; 

M  - изгибающий момент в сечении защемления столба диафрагмы, возникающий от 

внешних нагрузок;  xM  - изгибающий момент в рассматриваемом сечении, возникаю-

щий от внешних нагрузок; z - координата точки, в которой определяются напряжения. 

Интегрируя оба уравнения, получим 
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Подставив величины    xBxA ,  и  xD  в (3.92), получим окончательное выражение 

для определения нормального напряжения xx : 
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Используя выражение xx  (3.99) из уравнения равновесия (3.93), определим на-

пряжения zz  и  xz : 
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После интегрирования последнего уравнения с учетом значения xx  получим 
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 M .                  (3.101) 

Используя граничные условия  xhz xh   , , из последнего уравнения находим 

неизвестную функцию  xf1 : 
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3
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x
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 M .                                  (3.102) 

Используя уравнение (3.102), получим выражения для определения касательных 

напряжений: 
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Величину zz  находим из второго уравнения равновесия (3.93): 
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После интегрирования (3.104) с учетом     qxMRx  ,M  получим 
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где q  - интенсивность внешней нагрузки;  xR  и  x  - соответственно нормальное и ка-

сательное напряжения нормальных и касательных связей. 

Для определения неизвестной функции  xf2  используем граничные условия по 

высоте левой и правой кромок  hz  , а именно [69]: 
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Из первого и второго граничных условий (3.106) получается одинаковая величина: 
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Определим zz  с учетом  xf2 : 
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Таким образом, для расчета компонентов напряжений получим окончательные 

формулы: 
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Результаты вычислений по установлению закономерностей изменения компонен- 

тов напряжений в виде эпюр представлены на рис. 3.8.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Рис. 3.8. Эпюры изменения компонентов напряжений xx , zz и xz  

 

При разработке теории расчета ряда сложных процессов исследователи вынуж-

денно прибегают к некоторым допущениям, которые в некоторой степени влияют на точ-

ность ожидаемых конечных результатов [37, 106, 111]. 

С целью установления влияния сделанных допущений на достоверность резуль-

татов вышеприведенных теоретических исследований нами проведены эксперименталь-

ные исследования. Были изготовлены три модели диафрагм с проемами в масштабах 

1:10; 1:15 и 1:10 [69] (глава 7). 
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3.5. ПРИБЛИЖЕННЫЙ МЕТОД ОПРЕДЕЛЕНИЯ НЕСУЩЕЙ СПОСОБНОСТИ 

     ВНУТРЕННИХ СТЕН КРУПНОПАНЕЛЬНЫХ ВЫСОТНЫХ ЗДАНИЙ 

 

Необходимость разработки теории приближенного расчета внутренних стен зданий 

объясняется чрезмерной сложностью полученных дифференциальных уравнений [109, 111]. 

 Предлагаемый  приближенный метод, основанный на предварительном знании на-

пряженного состояния стен крупнопанельных зданий, сводится к определению их несу-

щей способности. Метод в основном применяется для исследования внутренних стен с 

учетом деформации монтажных стыков при действии вертикальных нагрузок. Нормаль-

ные и касательные напряжения  xyx  è  y,  определяются на основе функций напряже-

ний Ламэ (рис. 3.9) [71, 203]: 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Рис. 3.9. Расчетная схема наружных и внутренних стен 
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где U и V - горизонтальные и вертикальные перемещения;   и G - коэффициенты Ламэ: 
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                          (3.111) 

Е - модуль деформации материала стен; v - коэффициент Пуассона.  

При разработке приближенного метода расчета несущей способности плоских 

конструкций (стен) использована гипотеза об условии прочности бетона, предложенная  

Г.А. Гениевым и др. [51]: 

 При выборе гипотезы необходимо установить вид функции Ф   ,0,, 321   где 

во всем диапазоне роста напряжений точно определяются возможные значения 21,  и 

3 , т.е. главные напряжения и условия разрушения бетона при росте нагружения.  

 Принято также, что рассматриваемое условие прочности можно представить в 

координатах 21,  и 3  и с конусообразностью круга Мора с тремя плоскостями напря-

жений, пересекающимися с поверхностью Мора в области растягивающих напряжений.  

 Эта поверхность напряжения параболическая. В общем случае ее уравнение мож-

но представить в виде 
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    (3.112) 

 

где n - значение предела прочности при всестороннем растяжении; cR - предел прочнос-

ти при сжатии; pR - предел прочности при растяжении.  

 В качестве основного расчетного параметра применяется равенство nnc RR . , где 

nnR . - предел прочности бетона. Тогда предложенное Г.А. Гениевым и др. [51] условие 

прочности можно представить в виде 

 

               .0321133221
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2
1  pcpc RRRR        (3.113) 

Предлагаемый теоретический метод аналитического определения несущей способ-

ности стены можно применять в конструкциях внутренних стен монтажными стыками.  
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 При расчете стен необходимо знать геометрические размеры стен и их стыков, ус-

ловие закрепления, вид внешних нагрузок, характеристику материала, величины модулей 

деформации бетона стен и материала стыков. При этом на первой стадии расчета величи-

ны модулей можно принять постоянными. 

 По полученным значениям нормальных и касательных напряжений для каждого 

сечения можно определить обобщенные напряжения по известной формуле  

                             2222
6

2

2
xyxzzyyxi   ,      (3.114) 

где yx  , и xy  определяются согласно Р.С. Минасяну [203]:   
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                      (3.115) 

q - величина удельной нагрузки, распределенной на балке;  - длина рассматриваемой 

части стены; ;





n
n    а - полудлина опорной части балки (рис. 3.9).  

 По эпюрам напряжений следует проанализировать характер напряженного состоя-

ния и для тех областей, где возникает опасное состояние, по известным, заранее задан-

ным призменным прочностям cR  и пределу прочности на растяжение pR , используя ус-

ловия прочности.  

 При известных начальных модулях деформаций необходимо определить измене-

ния модулей и построить график изменений, используя формулу проф. Л.И. Онищика: 

                           ,
1,1

1















ïðR
EE оt


      (3.116) 

где ïðR - призматическая прочность бетона; оE  и tE - начальный и производный модули 

деформации материала стен;
 
 - произвольная нормальная составляющая напряжения.
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 Анализируя эпюры напряжений yx  , и xy [203], устанавливаются наиболее опас-

ные зоны разрушения. 

Согласно нашим исследованиям, максимальная величина сжимающего напряже-

ния в стене имеет место под балкой и составляет ,13,1 qy   а касательные напряжения 

на участке опоры балки - qxy 04,0 . 

 Зная величины нормального и касательного напряжений, можно установить вели-

чины главных напряжений по формуле 

                            .4
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2
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2,1 xyyx
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(3.117) 

 

3.6.  МЕТОД РАСЧЕТА УСТОЙЧИВОСТИ СТОЯКА КАРКАСА КРУПНОПАНЕЛЬНЫХ 

ВЫСОТНЫХ ЗДАНИЙ 

 

 Основной несущей конструкцией крупнопанельных высотных зданий является их 

каркас. В существующей теории расчета устойчивости, изложенной в научной литерату-

ре, имеется ряд допущений, а также не учитывается величина взаимодействия стояка кар-

каса и смежной стены. Между тем результаты испытаний показывают, что нельзя прене-

брегать их влиянием на устойчивость стояка. 

 В данной работе делается попытка учета влияния смежной стены при установле-

нии условий устойчивости стояка.  

Расчетная схема задачи представлена на рис. 3.10, где взаимодействие смежной 

стены оценивается только силой трения, а влияние нормальных сил из-за их незначитель-

ности пренебрегается, поскольку при растяжении практически можно пренебречь проч-

ностью соединения раствора, что, в свою очередь, приводит к увеличению запаса проч-

ности [73].  

Допустим, что в пределах одного этажа концы стояка можно принимать как не-

подвижно-шарнирные соединения. 

Пользуясь зависимостью совместимости деформаций в шарнирах A  и B  0 BA ll , 
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Рис. 3.10. Расчетная схема стояка и смежной стены 

 

для вертикальных составляющих реакций получим 

,
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RR BA        (3.118)  

а для горизонтальных составляющих реакций:  
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где q - сила, действующая на один продольный погонный метр стояка, по величине рав-

ная  
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1q  и 2q  - величины веса одного погонного метра соответственно стояка и смежной сте-

ны,   qxxq  . 

 Воспользуясь расчетной схемой (рис. 3.10), величину изгибающего момента в про-

извольном сечении x  представим в виде 
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где E - модуль деформации стояка; J - момент инерции сечения стояка. 

 Дифференцируя уравнение (3.121) поочередно дважды, соответственно получим 
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Учитывая величину 
2

qh
RB  , второе уравнение (3.122) примет вид 
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Для интегрирования дифференциального уравнения с переменными коэффициен-

тами примем следующее обозначение: l.x  Тогда 
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Следовательно, уравнение (3.123) примет вид 
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           Обозначив  
EJ

q
k

3l
 , уравнение (3.124) примет следующий вид:  
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 Тогда уравнение (3.125) 

примет вид 
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 Для упрощения решения уравнение представим в виде 
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  yky .                                            (3.127) 

 Интегрируя его, получим 

 

                                     1Cyky   ,                                                  (3.128) 

где 1C - постоянная интегрирования.  

 Произведя новую подстановку  
 

 



 U

d

dy
y  , получим 

 

                                                   ,1AUkU                                           (3.129) 

однородное уравнение которого будет 

 

         .0  UkU                                                  (3.130) 

 Интегрирование однородного дифференциального уравнения (3.130) проводится 

применением функций Бесселя [20]: 

 

    ,
3

2

3

2 2/3
3/1

2/1
3

2/3
3/1

2/1
2 
















   kJCkJCU                    (3.131)  

 

где 









2/3
3/1

3

2
kJ  - функция Бесселя порядка  31/ . 

Для удобства обозначим  
2/3

3

2
kZ  . Тогда  уравнение (3.131) примет вид  

 

                         zJCzJCU 3/1
2/1

33/1
2/1

2    .                               (3.132) 

 

При выполнении частного решения неоднородного дифференциального уравнения 

удобно пользоваться методом Лагранжа (вариационный способ постоянных коэффи-

циентов). 

Выполняя известные действия, получим  
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23

331
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2
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21

33131
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2

3131
21

3

3131
21

231
21

331
21

2

zJkCzJkC

zJkzJCzJkzJCU

zJkzJC

zJkzJCzJCzJCU









       (3.133) 

Таким образом, подставляя результаты решения уравнения (3.131) в (3.129), полу-

чим второе уравнение относительно 2C   и 3С . Используя 

       03/1
2/1

33/1
2/1

2   zJCzJC  ,                                   (3.134) 

получим систему уравнений относительно 2C  и 3C : 
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1

2

1

,0

3131
21

33131
21

2

31
21

331
21

2

CzJkzJCzJkzJC

zJCzJC





   (3.135) 

Решая систему уравнений относительно 3C , получим 

  
       

  1
3/1

3/13/13/13/1
3 C

zJ

zJzJzJzJ
kC 







 
  .                        (3.136)  

Поскольку числитель уравнения (3.136) представляет собой определитель Врон-

ского, то, согласно теории Ломмеля, получим 

       
2

sin
2

3/13/13/13/1




 

z
zJzJzJzJ .                              (3.137) 

С учетом (3.137) из (3.136) получим 

 zJCC 3/1
2/1

13
33

2



 .                                        (3.138) 

Следовательно, из системы (3.135) можно определить также величину 2C : 

                   zJCC 3/1
2/1

12
33

2
 


.                                        (3.139) 

Интегрируя последние два уравнения, соответственно получим  
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33
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;
33
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3113

3112

BdzzJ
k

CC

AdzzJ
k

CC





                                  (3.140)  

Таким образом, с учетом величин 2C  и 3C  в общем решении уравнения (3.129) из 

уравнения (3.131) получим 

        

   .

33

2

3/1
2/1

3/1
2/1

3/13/13/13/1
2/1

1

zJBzJA

dzzJzJdzzJzJ
k

CU







  






 

Выражение в квадратных скобках уравнения (3.141) есть функция Ломмеля [20] в 

виде  

                  .
sin2

0 0

,













  

z z

v
m

vv
m

vvm dzzJZzJdzzJZzJ
v

S



            (3.142) 

Для данного случая ,m 0  .
3

1
v  Следовательно, функция Ломмеля совпадает с вы- 

ражением в уравнении (3.141) (квадратные скобки), умноженным на 
3


. 

Таким образом, с учетом (3.142) из (3.141) получим  

       zJBzJAzS
k

CyU 3/1
2/1

3/1
2/1

3/1,0
2/1

1
3

2
  .           (3.143) 

Интеграл уравнения (3.143) представим в виде 

            DdzJBdzJAdzS
k

Cy  2/1
3/1

2/1
3/1

2/1
3/101 ,

3

2
.    (3.144) 

Далее, учитывая зависимость 2332 /k/z  , можно написать   

     dkkdzd 2/12/3

3

2









 .                                     (3.145) 

Используя (3.145) и однородное решение дифференциального уравнения (3.126), 

получим  

          .
11

3

2
3/13/13/1,01     DdzzJ

k
BdzzJ

k
AdzzS

k
Cy        (3.146) 

(3.141) 
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Следовательно, 

            zJ
d

d
BzJ

d

d
AzS

d

d

k
Cy 3/1

2/1
3/1

2/1
3/1,0

2/1
1

3

2
 








.      (3.147) 

Для определения неизвестных постоянных  DBAC и,,1  воспользуемся гранич-

ными условиями:  

1) ;x 0  ;0 ;y 0  ;0y      

2) ;hx   ;1 ;y 0  .y 0  

Учитывая граничные условия в (3.146) и (3.147) и свойства функции Ломмеля, 

получим систему уравнений относительно DBAC и,,1 . 

Опуская достаточно сложные преобразования, для определения критической силы 

приравняем нулю определитель системы уравнений:  

     

     

         

     

,0

0;;;
3

2

1;;;

0;;;
3

2

1;;;

3/23/23/1,1

3/13/13/1,0

3/23/23/2,1

3/13/13/1,0



































  













ziJziJziS

zidziJzidziJziS

zJzJzS

zdzJzdzJzdzS



    

(3.148) 

где 

21
3

83

2
/

EJ

qh
z














 . 

Для определения наименьшей величины определителя (3.148) числовые расчеты 

проведем для предела  46,945,9  z . 

Следовательно,  

,46,9
83

2
45,9

2/1
3

















EJ

qh
 

откуда величина критической силы будет  

  









h

EJ
qh kp 1,134 .                                               (3.149)  

 

≃ 
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3.7. МЕТОД РАСЧЕТА КРУЧЕНИЯ ВЫСОТНОГО КРУПНОПАНЕЛЬНОГО ЗДАНИЯ  

ПОД ВОЗДЕЙСТВИЕМ ГОРИЗОНТАЛЬНОЙ НАГРУЗКИ 

 

Для проверки прочности и жесткости высотного крупнопанельного здания в пер-

вую очередь следует определить угол закручивания здания при горизонтальном действии 

нагрузки, поскольку высотные здания под воздействием внешних возмущений, в том чис-

ле кручений, подвергаются опасным деформациям. Согласно многолетним эксперимен-

тальным исследованиям, известны выходные параметры деформаций высотных зданий. 

 К сожалению, до настоящего времени отсутствует теория расчета кручения круп-

нопанельного высотного здания. При проверке здания на прочность под воздействием 

несимметричных горизонтальных нагрузок особенно важно установить действительные 

величины углов закручивания. 

В рассматриваемой расчетной схеме здание принимается как ветвь, обладающая 

изгибными  ,, yx EJEJ
 
крутильными  KEJ  и осевыми  iEA жесткостями, а перемычки в 

диафрагмах и ядрах жесткости, а также вертикальные ряды, соединенные между панеля-

ми,- как швы, характеризуемые коэффициентами жесткости на сдвиг [76] (рис. 3.11).  

Напряженно-деформированное состояние здания при кручении описывается диф-

ференциальным уравнением [246] 

                   

,
1

j

n

i

id
IV TmGJEJ  



                                  (3.150) 

где  - угол закручивания здания; E  и G  - модули деформаций стены при растяжении 

(сжатии) и сдвиге; J - секториальный момент инерции сечения; dJ - крутящий момент 

инерции стен при чистом кручении; m - интенсивность момента распределения по высоте 

здания; iT - обобщенные сдвигающие усилия в швах, условно расположенных по верти-

кальным осям проемов; j - секториальная координата по отношению к главному полюсу 

(центру изгиба) и главной секториальной нулевой точке. 

Для определения сдвигающего усилия  T  используем дифференциальное урав-

нение [246]     
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Рис. 3.11. Расчетная схема здания на кручение  

 

   



n

j

ioiijcii zTKzT
1

 nji ...,,2,1,  ,                   (3.151) 

где  

,
1
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o
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i

o
i

io                  (3.152) 

o

iN и o

jN  - нормальные силы смежных стен от внешней нагрузки в i -й  и j -й  соединени-

ях i -го шва; ,o

xM  o

yM  и 0B - соответственно моменты и бимомент от внешней нагрузки 

относительно главных осей yx,  и главного полюса основной системы; iA  и jA - площади 

поперечных сечений смежных i -й и j -й стен, 

а 

      






















JJ

UU

J

VV

E

ji

x

ji

i

ji
ij

1
.                                                                                 (3.153) 

Здесь ji UU  и ji VV  - соответственно расстояния от осей симметрии до стыков соединений.  
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Для нашего случая io  из (3.152) можно упростить в виде [246]  

  

  
,

22 2

22

HchJE

zHchHchzHshm

J

Uzq

J

Vzq
i

x

iy

y

ix
io

















            (3.154) 

где  JEJG d  / ,
 dJ - крутящий момент инерции стен при чистом кручении.  

Приняв за начало координат оси z  на верхней поверхности (рис. 3.11), краевые ус-

ловия будут 

;0z    ;00 iT
 
 и  при ;Hz     .0


HTi                                (3.155) 

Подставляя значения ji и io  из (3.153) и (3.154) в (3.151), находим 

     ,32

2

10

2 zHchazshazaazTvzT ii 


                  (3.156) 

где 
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          (3.157) 

Пользуясь методикой решения дифференциального уравнения (3.151), предложен-

ной А.Р. Ржаницыным [246], получим 

       .
112

32222

2
12

1
0 zHchazsha

vv
za

v

a
azBchzAshT zi 











 


    (3.158) 

Для использования краевых условий необходимо определить также  zT  : 

                  .
2

32222

1 zHshazcha
v

z
v

a
zBshzAchzTi 


 



             (3.159)   
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Подставляя краевые условия из (3.155) в (3.158) и (3.159), находим    
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      (3.160)   
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.                                    (3.161)    

Для интегрирования дифференциального уравнения (3.150) вычислим сначала  

 zТ i
 , т.е. 
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v
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            (3.162) 

подставив его в (3.150), получим 

         ,3210

2 zHchbzchbzshbbzzIV                        (3.163)   
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(3.164)                          
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После интегрирования (3.163) находим  

                                      ,4321 zzCCzchCzshCz                                (3.165) 

где  z  - частное решение дифференциального уравнения, которое можно отыскать в виде

       .65
2

4321 dzdzdzHchdzchdzshdz                (3.166) 

Подставляя вычисленные значения  z   и  zIV  в (3.163) и учитывая равенства 

подобных членов, находим 

      
;
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1
1

 


b
d  
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b
d  
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3

 


b
d  .

2 2
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b
d             (3.167) 
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Используя (3.167) и (3.166), из (3.165) находим  

      2

43214321 zdzHchdzchdzshdzCCzchCzshCz   ,   (3.168) 

где                                    633 dCC    и  544 dCC  .                                           (3.169) 

Для определения ,1C  ,2C 3C  и 4C  используем следующие граничные условия:  

1) при Hz    -      ;0 HH   

2) при 0z   -      .000                                                                                                 (3.170) 

Подставляя  ,z  ,z   z   и  z   в (3.170), получим 
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                      ;3
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                       .2 42214 HdHshdHchHshCHchCC    

При подстановке значений 1C  и 2C  в выражения 3C  и 4C  из (3.171), окончательно 

получим                      
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Выводы по главе 3 

 

1.  Таким образом, полученные расчетные выражения (3.54), (3.55), (3.57), (3.44) и (3.45) 

позволяют установить величины силы сдвига в месте соединения шва, контактных 

напряжений и деформаций в системе стояк-стена, а также раскрыть реальную суть 

совместной их работы в области шва. Полученные функции расчета нормальных и 

касательных напряжений и деформаций в системе стояк-стена позволили установить 

условие предотвращения появления трещин на площадках контакта.  

             Численный расчет величин касательных напряжений показывает, что максималь-

ное их значение превосходит допустимый предел растяжения раствора в шве (в 1,5 

раза), поэтому прочность раствора необходимо определить исходя из максимальных 

касательных напряжений. 

2. Полученные формулы (3.67) и (3.68) позволяют легко определить все расчетные вели-

чины в нормальных и сдвигающих связях для поперечной диафрагмы, имеющей не-

симметрично размещенные оконные или дверные проемы. 

             Анализ данных расчетных величин показывает, что учет упругого поворота осно-

вания диафрагмы существенно меняет картину напряженного состояния наиболее 

нагруженной нижней части здания. Однако в случае, когда 50
q

Р
, практически по-

датливость грунтового основания не влияет на распределение расчетных величин, и 

их можно не учитывать при проектировании крупнопанельного здания. 

3.   Полученные расчетные формулы для определения компонентов напряжений (3.91) в 

несущей стене могут быть применены для построения эпюры распределения напря-

жений в любом поперечном сечении сплошной стеновой панели с учетом воздей-

ствия соседних элементов. 

4.  Анализом эпюр компонентов напряжений xx , zz и xz  (рис. 3.8) установлено, что за-

кономерность изменения касательных напряжений близка к параболическому закону, 

установленному по элементарной теории изгиба, закономерность изменения нор-

мального напряжения близка к прямолинейному закону, а в крайних волокнах стол- 
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бов значительно отличается от ожидаемой элементарной теории изгиба. Более того, 

как кажется, в сечениях диафрагмы нарушаются условия равновесия, однако в дей-

ствительности такое явление отсутствует.  

             Эпюры напряжения zz  (рис. 3.8) в представленном виде вообще отсутствуют в 

элементарной теории изгиба. 

5.   Полученные уравнения для расчета компонентов напряжений (3.109) имеют удов-

летворительную достоверность и удобны для решения практических задач. Поэтому 

рекомендуем разработанную теорию расчета применять при проведении соответ-

ствующих проектных работ. 

6.  Рассчитанные по приближенным формулам величины главных напряжений дают воз-

можность проверить условие прочности по формуле (3.113) и ее соответствие с дан-

ными, полученными точными расчетами. 

       Сравнение полученных данных показывает, что расхождение приближенной фор-

мулы от точной не превышает %,5  что дает основание для широкого применения 

приближенного метода расчета. 

7.   Получена формула определения допустимого критического усилия в зависимости от 

высоты крупнопанельного здания (3.149). Установлено, что при большом значении 

критического усилия стояк попадает в зону неустойчивого равновесия. Также уста-

новлено, что при взаимодействии смежной стены со стояком величину допустимой 

критической силы можно увеличить в 1,5 раза.  

8.  Имея окончательное значение угла закручивания здания (3.168), численными расче-

тами легко установить закономерность изменения продольных усилий, возникающих 

в наиболее удаленных точках от главного полюса стен. 

            Результаты исследований кручения крупнопанельного высотного здания показы-

вают, что напряженно-деформированное состояние здания занимает промежуточное 

место между составными стержнями, листовыми связями сдвига и монолитными 

стержнями. Разработанная теория расчета угла закручивания высотных зданий позво-

ляет на стадии проектирования определить оптимальные величины несущих стен. 
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4. СОВМЕСТНАЯ РАБОТА СТЕН И ОБЛИЦОВОЧНЫХ ПЛИТ 

  

4.1. СОВМЕСТНАЯ РАБОТА БЕТОНА И ОБЛИЦОВОЧНЫХ ПЛИТ НЕСУЩИХ  

СТЕН КРУПНОПАНЕЛЬНЫХ ЗДАНИЙ 

 

В современном домостроительном производстве широкое применение нашли сте-

новые панели с облицовочными плитами. В панелях в качестве несущего слоя, в основ-

ном, используются легкие бетоны, а вместо облицовки – туфовые плиты. 

Стенные панели с облицовочными плитами применяются более полвека, однако на-

учное обоснование их применения до сих пор носит эмпирический характер. Вместе с 

тем теория изучения напряженно-деформированного состояния контактного шва облицов-

ка-панель сильно отстает от теорий расчетов составных частей тонкостенных конструкций 

и усиленных зданий [106, 111, 189].  

Несущие внешние панели современных крупнопанельных зданий в основном об-

лицовывают туфовыми плитами, защищающими внешний слой от разрушения и наруше-

ния эстетической целостности. В обоих случаях требуется обеспечить совместную рабо-

ту слоя несущего бетона и плит, для чего требуется установить напряженное состояние 

контактного связывающего слоя бетона несущей стены и плит, что позволяет оценить их 

совместную работу [2, 24, 41, 88, 134, 222, 277]. 

Действующая на внешние стены нагрузка рассматривается как собственный вес 

0N панелей верхних этажей (центральная продольная сила) и возникающая сила hN  от 

реакции опоры междуэтажного покрытия на слой бетона (эксцентрическая продольная 

сила) (рис. 4.1). 

Возникающие продольные силы
 

0

1N и 
0

2N  можно определить в зависимости от ре-

зультирующей силы, используя распределение по жесткости сжатия: 

;/1

00

1 BBNN       ;/22
00 BBNN       

hNNN  00
22

,   (4.1)           

здесь 0

1N  и 
0

2N  - продольные силы, действующие соответственно на первый и второй 

слои; hN  - реакция балки на слой бетона; 1B  и 2B  - жесткости соответствующих слоев: 
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Рис. 4.1. Расчетная схема стены и облицовочных плит 

 

    111 AEB    и  ;222 AEB    
21 BBB  ,                            (4.2) 

где
 

1E и 2E  - модули деформаций слоев;  1A и 
2A - площади поперечных сечений слоев. 

Величину момента, действующего на второй слой, можно определить по выраже-

нию 

                                eNM h 0 ,                   (4.3) 

где e - эксцентричность по отношению к центру тяжести стены, ;
32

2 ca
e   c - расстояние 

центра тяжести эпюры давления опорной площади от края стены. 

Совместная работа слоя бетона и облицовочных плит обусловлена величинами 

нормальных  x  и касательных  x  напряжений, возникающих в их контактном шве. 

Для определения функций распределения и величин напряжений  x  и  x  реко-

мендуется пользоваться условием совместимости уравнений деформаций, возникающих 

в рассматриваемых слоях, предложенным проф. Р.С. Минасяном [203]. 

x 

a1 

0M  

 

  

1  

0

1N  

  

 
 

 

2  

a1 

 

a2 

 

2 

0

2N  0

1N  

 

 

xc 

e 
Nh 

a2 

 

0

2N  

  

 

 

 

 

 

0N  

2/2a  2/2a  

1 

2 

1 

x x 
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При наличии внешних и внутренних сил, действующих на слои, можно составить 

дифференциальные уравнения для контактного связывающего слоя. 

Деформации, возникающие в контактной плоскости связывающего слоя между 

первым и вторым слоями, определяются по следующим выражениям: 

           

     
,

24 1

1

1

1

11

1
1

20

D

axM

D

axT

B

xT

B

N
                              (4.4) 

      

     
.

224

2

2

2

2

2

22

2
2

020 aM

D

axM

D

axT

B

xT

B

N
                (4.5) 

Здесь 1  и 2  - деформации в контактных швах;  xT  и  xM  - касательная сила и изги-

бающий момент в контактном связывающем слое; 1D  и 2D - жесткости слоев при изгибе, 

которые определяются выражениями 









,

,

222

111

JED

JED
       (4.6) 

где 
1J  и 

2J  - моменты инерции удельной длины сечений первого и второго слоев: 

12

1 3
1

1

a
J


 ,  .

12

1 3
2

2

a
J




   
 

Поскольку контактно-связывающий слой подвергается деформации сдвига, то ее 

величина будет 

    .
22244

11

2

20

2

2

1

1

2

2

2

1

2

1

212

0

2

1

0

1
21

D

aM

D

a

D

a
xMxT

D

a

D

a

BBB

N

B

N
































     (4.7) 

Известно также, что между деформацией сдвига и напряжением существует ли-

нейная зависимость, поэтому справедливо выражение 

                                                                      
 xKc   .                        (4.8) 

Здесь 
cK  - коэффициент жесткости связывающего слоя при сдвиге;  x  - касательное   

напряжение в контактном слое: 

                                                   
 

,
/1 шпривш

ш

hhGG

G
Kc


      (4.9) 
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где привG -  приведенный коэффициент сдвига, ;
21

21
прив

GG

GG
G






 

шG  - модуль сдвига связы-

вающего слоя; 
1G  и 

2G  - модули сдвига первого и второго слоев; ш - толщина связываю-

щего шва;   2/21 aah   (рис. 4.1). 

Используя выражения (4.8) и (4.7), а также известную зависимость (4.10): 

          

 
 x

b

xT



     1b ,                          (4.10) 

получим 

      0
2  xMxTxT  ,     (4.11) 

где 
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2

2
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1

21

2

D

aM

B
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D
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B

N
bK

D

a

D

a
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D

a

D

a

BB
bK

h
cc

c

c





             (4.12) 

 

В дифференциальном уравнении (4.11) имеются два неизвестных параметра, по-

этому составим второе уравнение, используя зависимость между разницей величин кри-

визны первого и второго слоев и изгибающим моментом: 

     

 
  ,

2

1

1

1

11 D

a
xT

D

xM



                    (4.13) 
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 или                                   (4.14) 

      ,
111

22

11

2212
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1

1

21
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D
M

DD
xM

D

a

D

a
xTxy 


























 


       (4.15) 

где  xy  - разница прогибов первого и второго слоев. 

Используя зависимость между поперечной деформацией и моментом, возникаю-

щим в связывающем контактном шве, можем написать 



 103 

      ./ bxMxyKx n
IV      (4.16) 

Здесь nK - коэффициент поперечной жесткости контактно-связывающего слоя: 

 
 

,
/1 шпривш

ш

hhEE

E
Kn


                                  (4.17) 

где 

21

21
прив

EE

EE
E


 ; шE - модуль деформации связывающего слоя; 1E  и 2E  - модули де-

формации растяжения и сжатия первого и второго слоев. 

Используя выражения (4.15) и (4.16), получим 

                                            
      ,4 1

4  xMxMvxМ IV                (4.18) 

где   
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D

M
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a
bK

DD
bKν

n
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       (4.19) 

Учитывая незначительное влияние  xT
 
на изгибающий момент, этой величиной 

можно пренебречь. Тогда уравнение (4.18) примет вид 

          
    1

44  xMvxM IV .                   (4.20) 

Интегрируя дифференциальное уравнение (4.20), получим 

        

      .
4

cossincossin
4

1
4321

v
vxCvxCevxCvxCexM vxvx 

             (4.21) 

Величину срезывающей силы определим из соотношения 

       

        
     .cos

sin

2143

2143

vxeCCeCC

xeCCeCCvxxM

vxvx

vxvx







 Q
              (4.22) 

Постоянные 4321 и,, CCCC определим из граничных условий задачи: 

                             
   
   








.0Q;0;

,00Q;00;0

 Mx

Mx

    

                          (4.23) 
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              (4.24) 

Учитывая соотношение ,ll vv ee   выражение коэффициентов 4321 и,, CCCC
 

можно упростить, в результате чего получим 

                                                    












.0

,
4

43

4
1

21

CC

ν
CC



                                   (4.25) 

С учетом вышеизложенного функция  xM  примет более удобный для расчета вид 

    
    1cossin

4 4
1 


  vxvxe

v
xМ vx .             (4.26) 

С учетом зависимости напряжения и изгибающего момента     bxMx /  полу-

чим 

   .cossin
2 2

1 vxvxe
bv

x vx 


       (4.27) 

Подставляя величину  xМ  из (4.26) в дифференциальное уравнение (4.11), полу-

чим 

       .1cossin
4

04
12 


  vxvxe

v
xTxT vx    (4.28) 

Интегрируя последнее выражение, получим 
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44

2

02222

444

1


























vxvvxv
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xBchxAshxT
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Используя граничные условия: 
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     (4.30) 

(4.29) 
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и подставляя первое условие в (4.29), а также решая относительно  В, получим 
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4 2
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44

22
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v

v

v
B                           (4.31) 

Для применения второго граничного условия используем касательное напряжение 

 ,x  возникающее на контактном шве. В результате имеем     ./bxTx   Тогда, диффе-

ренцируя (4.29), получим 
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           (4.32) 

Подставляя второе граничное условие в (4.32), с учетом принятого условия 

0 lve  получим значение постоянной А: 
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                 (4.33) 

Подставляя значения А и В в (4.29), получим выражения для расчета касательной 

срезывающей силы и напряжения в контактном шве: 
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Имея окончательные функции  x  из (4.27) и  x  из (4.35), для яcного представ-

ления зависимостей с учетом входных известных величин построим их графики эпюры 

распределения по высоте стены    ,1 l x  и    l2 x : 

  кНкгсN 2020000  ;   кНNh 5,0 ; 

 смnb .1 ;   смa 51  ;    сма 302  ; 

см300l ;   кНN 200  ;   кНNh 5,0 ;   25 /10 смкгсЕбетон  ; 

(4.34) 

(4.35) 
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25 /10 смкгсЕкамень  ; 25 /103,0 смкгсЕшов  ; 

25 /108,0 смкгсGбет  ,   25 /108,0 смкгсGкамень  ;  25 /1024,0 смкгсGшов  ; 

25 /1040,0 смкгс
GG

GG
G

каменьбетон

каменьбетон
прив 




 ; 25 /1050,0 смкгс

EE

EE
E

каменьбетон

каменьбетон
прив 




 ; 

4
3
1

1 4,10
12

1
смJ 





;    4

3
2

2 2250
12

1
смJ 





; 

2
111 5 смAbA  ;   

2
222 30301 смAbA  ; 

кгсAEB 5
111 105  ;  кгсAEB 5

222 1030  ; 

25
111 104,10 смкгсJED  ;  

25
222 102250 смкгсJED  ; 

кгсBBB  5
21 1035 ;   25

21 /104.2260 смкгсDDD ; 

кгсN 20000  , кгсN 30 1028,01  , кгсN 30 1071,12  , 

смnb .1 ;  смa 51  ;  сма 302  ; 

кгсNh 50 ;   смкгсeNM h  500515500 ; 
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0924,0;025,0;106,2 10
7 lsh . 

Для различных значений координаты x  результаты расчетов приведены в таблич-

ном виде табл. 4.1.  

Таблица 4.1 

x  x  xe 

 xsin xcos 

b2
1

2



 

xe
b








2
1

2

 
νxνx cossin    x   





ch

xsh l  
x cos2  x sin2 2  xx  sin2cos 22    x  

0 0 1 0 1 

25,7 

2,57 -1,0 -2,57 0 0,10 0,010 1,840 1,840 

75 3,0 0,05 0,14 0,99 1,30 -0,85 -1,10 0,0001 0,0099 0,045·10
-2

 0,095·10
-2

 0,087 

150 3,0 0,0024 0,276 0,961 0,06 -0,685 -0,04 0,06 0,0096 0,09·10
-2

 0,087·10
-2

 0,004 

225 9,0 0,0001 -0,910 0,910 0,002 1,32 0,0026 0,086 0,0041 -0,30·10
-2

 0,71·10
-2

 0,00015 

300 12,0 0,00 -0,84 0,54 0,00 1,38 0,00 1,00 0,0054 -0,27·10
-2

 0,81·10
-2

 0,0 

 

По полученным данным построены эпюры  x  и  x  напряжений в контактном 

слое по высоте стены рис. 4.2. 

 

 

Рис. 4.2. Эпюры  x  и  x напряжений в контактном слое по высоте стены 

 

Таким образом, имея максимальные значения напряжений, можно провести про-

верку прочности контактного слоя: 

 

x  
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2222 /101,2/1057,2 смкНRсмкН расч
норmax

  ; 

2222 /1041,4/1084,1 смкНRсмкН расч
касmax

  , 

где 
расч
норR  и расч

касR  - расчетные сопротивления в контактном слое шва для нормального и 

касательного напряжений. 

 

4.2. НАПРЯЖЕННО-ДЕФОРМИРОВАННОЕ СОСТОЯНИЕ НЕСУЩЕЙ ПАНЕЛИ 

    СТЕНЫ С ОБЛИЦОВОЧНЫМИ ПЛИТАМИ ПРИ УЧЕТЕ ПОЛЗУЧЕСТИ  

  КОНТАКТНОГО ШВА 

 

В период эксплуатации крупнопанельных домов часто встречаются случаи, когда 

из панелей стены выпадают облицовочные плиты. Причиной этому, в основном, является 

недостаточное сцепление между бетоном и облицовкой или расслоение вследствие де-

формации растворного контактного шва из-за его ползучести [145]. 

Величина деформации шва в результате ползучести связана с большими напряже-

ниями, возникающими в контактном шве [333]. Естественно, необходимость исследова-

ния упомянутых процессов, направленных на изучение реальной сути рассматриваемого 

явления и его предотвращение, имеет научное и большое практическое значение. 

Для решения данной задачи расчетную схему представим в виде, приведенным на 

рис. 4.3.  

На расчетной схеме рисунка  tx,  и  tx,  - нормальные и касательные погонные 

усилия в растворном шве (Н/м); 
0N  и 0M - соответственно внешняя продольная сила и 

изгибающий момент; ,0

1N  ,0

2N 0

1M  и 
0

2M  - соответственно их составляющие на 1-ом и 2-

ом слоях, определяемые следующими выражениями: 

   

























,;

,
,

;

21

200
2

21

100
1

21

200
2

21

100
1

DD

D
MM

DD

D
MM

BB

B
NN

BB

B
NN

              (4.36) 

;iii AEB   iii JED    .2,1i  



 109 

1

2

N
0

0M

1c 2c



1



0

1M

0

2N

tx,

tx,

1

2

1c

2

2c

0

1N
0

2M

ш

2

txТ ,

2

2/c2 2/c2

 

Рис. 4.3. Расчетная схема несущей панели стены с облицовкой: 

1 - облицовочная плита; 2 - панель; 3 - слой раствора 

 

Здесь iB  и iD  - соответственно жесткости слоев при сжатии и изгибе; iE - модули дефор-

мации; iA  и iJ - площади поперечных сечений и их моменты инерций.  

Относительные деформации ползучести, возникающие в плоскости контакта свя-

зывающего слоя между первым и вторым слоями, определяются по следующим выраже-

ниям: 
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                      (4.37) 

где  txТ ,  - неизвестная касательная сила во шве, возникающая вследствие разницы де-

формаций слоев;  txn ,1  
и  txn ,2  

- относительные деформации разделяющих плоскос-

тей при ползучести. 

При решении данной задачи необходимо знать также величину разницы относи-

тельных деформаций:  
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Учитывая линейную зависимость между относительными деформациями и каса-

тельными усилиями для контактного шва, можно написать [106]  
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       (4.39) 

где cK - коэффициент жесткости контактного шва при сдвиге  2/ мН ,  txK c
c ,Δ1 . 

С учетом значения  tx,  из уравнения (4.38) выражение для 
 

cK

txT ,
 можно 

представить в следующем виде: 
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где  txn , - деформация, зависящая от ползучести шва. 

Обозначив:  
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уравнение (4.40) примет следующий вид:            

      
     .,,, 0

2 txtxTtxT n
с                        (4.41) 

Рассмотрим случай, когда растворный шов деформируется как упруго-вязкое тело. 

Тогда уравнение (4.41) перепишем в виде 
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где KnH  (K - коэффициент вязкости); H - мгновенный модуль деформаций. Точками 

над cT 0,   и   обозначено дифференцирование по времени t  ползучести. 

 Обозначив:  

          ,,,Δ,Δ,, n
2

0 txФtxtxtxTtxT c      (4.43) 

уравнение (4.42) примет вид 

    .0,,
.


nH

K
txФtxФ c                  (4.44) 

Для решения дифференциального уравнения (4.44) примем 

        ,, txTtxФ                      (4.45) 

где  xT  - касательная сила без учета деформации ползучести;  t  - функция ползучести. 

Подставляя значение (4.45) в (4.44) и интегрируя его, получим 

                nH

K tc

exTtxФ


, .                                             (4.46) 

Для определения  xT  уравнение (4.41) представим в виде  
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cc

o
o
c 1ΔΔΔ  .           (4.47) 

Решение этого уравнения дает 
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    (4.48) 

Постоянные 1C и 2C определяем из следующих граничных условий: 

 
   








.0)2

,000)1

при

при

 Tx

Tx

              (4.49) 

Подставляя первое граничное условие в (4.48), получим 

./Δ 2
1

0 cC        (4.50) 

Для использования второго граничного условия определим  x : 

     xchCxshCxTx  21  ,                                (4.51) 
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Подставляя значения 1C и 2C  в (4.48), получим 
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Tаким образом, окончательные выражения для  txT , и  tx,  будут 
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Теперь определим нормальное погонное усилие  tx,  во шве. 

Для составления второго уравнения совместимости деформаций воспользуемся 

разницей кривизны слоев панели:  
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где  tx,M - изгибающий момент растворного шва; 1 и 2 - радиусы кривизны слоев. 

Представим зависимость между  tx,M   и y  в виде 

              
     ,,,, txtxyKtx n M                 (4.57) 

где nK - коэффициент жесткости шва в поперечном направлении  2/ мН . 

Используя (4.56) и (4.57), можем написать 
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Интегрируя дифференциальное уравнение (4.58) при ,0t получим 
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Для определения неизвестных постоянных ,1A ,2A  3A  и 4A  для контактного шва 

учтены следующие граничные условия: 

 

                    ;00'0 MM       0'  ll MM .               (4.60) 

По (4.59) определим  x'M : 
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 (4.61) 

Используя граничные условия (4.60), из (4.59) и (4.61) определим значения ,1A  

,2A 3A  и .4A  Далее, подставляя их значения в (4.59), получим окончательное выражение 

для  xM : 
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где 
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Используя  зависимость    ,, xtx M  получим 
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Для доказательства действительности разработанной теории представлена модель 

рассматриваемой панели с параметрами 

 

 

 



 114 

 

                                                    

                                              
;25смбет 
 

;5,2 см
лпл 

  
;5,27 смплбет  
                                  

                                        
;300смl  ;100смb 

 

                                           
,.0,20,3275,015,2 3 стмтAG nлnлnлпл  l  

                                              Для 6-го этажа   стhGnл .12626  ; .;.120 стN    

                                                
;..24,008,030 мстeNM пер 
 

...24,00 мстM   

             

;.1025102501005,210 3525
111 сткгссмкгсAEB 

;.10250.102510251002510 3475
222 стстAEB 

 

            
;103,1

12

5,210

12

1010 27
37235

111 смкгсDJE n 








 

 
;101300

12

102510
27

235

222 смкгсDJE 


  

;/10 22 смкгсKc     
22 /105,0 смкгсKn  ; 

;101,1
10275

1025
1012 3

3

3
3

21

100
1 кгс

BB

B
NN 









 

;100,11
10275

10250
1012 3

3

3
3

21

200
2 кгс

BB

B
NN 









 

;24
103,11300

103.1
1024

7

7
3

21

100
1 смкгс

DD

D
MM 









 

смкгс
DD

D
MM 







 3

7

7
3

21

200
2 109,23

103,11300

101300
1024

 

;1044,0104,4
1,2

10

210

10
004,004,010

3,12

1025,1
10

13002

5,12

250

10

25

10
10

23
44

2

7
7

33
22













































































 

,1044,0 22  .066,0 1 см

 

2,5 

300l

100b

см

см

см



 115 

     ;/1035,10/105,1031054,119,114010

106,2

25,124

106,2

5,12109,23

1025

101,1

10250

1011

2

10

242572

710

3

3

3

3

32

0

смкгссмкг

с




































































 

 
 

;10
1044,0

35,10
, 4

2
nH

tKc

e
ch

xsh
tx




 





 





l

l






 

;05,0
1010 22

tt
xx

t

nH

tKc   

 
 

.
32,1

1044,0
235,0

1044,0

0044,0

44,0

1035,10
,

2
05.0

2

2













 




























ch

sh
e

ch

xsh
tx t

l

l


              

(4.65) 

5
77

24 10385,0
3,1

10

3,1

10
105,04 

















v  

;100095,010
4

0385,0 444  v   ;031,01031,0 1  v  

  ;1024,048,0105,0
106,2

25

106,2

25,1
105,0 55

107

2  

















  

;1023,2101023,9
103,1

2,23

103,1

24
105,0 572

107

20  

















n  

 

  
 

.
0,2

300066,0
004,003,0cos

03,0sin30003,0
031,0

066,0
12,0,

7,0
221

21
03,0












 




















e
xch

KxKK

xtgKKetx x

 

 

  ;3,24
95,06,1

107,3
7,3025,010

95,06,1

10

1023,9104,01035,101025,0
100095,0004,04

1

7
8

5245

41




















K

 

.7,1333,24158

,158
52,1

240

04,1

24,0

95,06,1

1010

102,0

1095,0
41

1024,0

95,06,1

10

12

58

4

6

58

2























































KK

K

 



 116 

     

  
   

 

    

  .300066,0315,0

03,0cos133,003,0sin5,82.0300066,0315,0

03,0cos133,003,0sin8,153,242,0

2

300066,0
63,003,0cos7,133

03,0sin446,0211583,242,0,

03,07,0

03,0

7,0

03,0

xch

xxeexch

xxe

e
xch

x

xetx

x

x

x














 












 

Согласно полученным данным и по уравнениям (4.64), (4.55) построены кривые 

зависимостей нормальных  x  и касательных  x  погонных усилий в зависимости от 

координаты  x  по высоте панели при учете ползучести растворного контактного шва (1) 

и  без учета ползучести растворного контактного шва (2) рис. 4.4. 

Рис. 4.4. Кривые зависимостей нормальных и касательных погонных 

усилий от координаты  x  высоты панели: 

1 - с учетом ползучести растворного контактного шва; 

2 - без учета ползучести растворного контактного шва 

 

Выводы по главе 4 

 

1. Анализом результатов теоретических исследований установлено, что опасными в кон-

тактном слое несущей стены и облицовочных плит являются нормальные напряжения 

(рис. 4.2). 

 

x  



 117 

2. Для обеспечения необходимой надежности сцепления контактного шва каменной пли-

ты и несущей стены следует выбрать марку раствора шва с учетом величины 
расч
норR . 

3. Достоверность полученных уравнений 4.64) и (4.55 для определения нормальных и 

касательных напряжений в контактном шве при учете ползучести раствора доказана 

результатами лабораторных экспериментов. Расхождение результатов расчетов и эк-

спериментов не превышает 10 % (рис. 4.4). 

4. Анализ полученных уравнений 4.64) и (4.55 для расчета нормальных и касательных 

погонных усилий показывает, что при учете ползучести раствора эти погонные усилия 

значительно уменьшаются. 
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5.  МЕТОДЫ РАСЧЕТА ОТДЕЛЬНЫХ ЭЛЕМЕНТОВ И УЗЛОВ 

НЕСУЩИХ КОНСТРУКЦИЙ КРУПНОПАНЕЛЬНЫХ ЗДАНИЙ 

 

Анализом результатов экспериментально-теоретических исследований, посвящен-

ных изучению напряженного состояния стеновой панели, установлено, что основная 

часть этих исследований относится к отдельным панелям [44, 104, 106, 146, 154, 208, 218, 

225, 239, 255, 256, 261, 283, 311]. Между тем нет сомнений, что напряженное состояние 

каждой панели зависит от напряженно-деформированного состояния соседних элемен-

тов. 

Сложность решения рассматриваемой задачи заключается в трудности определе-

ния закономерности распределения усилий вокруг контура и в отдельных сечениях пане-

лей, зависящей от способа соединения элементов между собой и, конечно, от упругих ха-

рактеристик применяемых материалов. Решение этой задачи, по признанию ряда иссле-

дователей, еще нуждается в доработке. 

Анализ данных литературных источников показал, что в несущей способности 

панелей диктующим условием является несущая способность отдельных участков в зо-

нах монтажных швов и около углов оконного проема, т.е. в местах концентрации напря-

жений. 

Решение рассматриваемой задачи, на наш взгляд, следует начать от выявления 

точной картины величин и закона распределения напряжений в указанных выше опасных 

сечениях, в том числе: величины контурных нормальных и сдвигающих напряжений; 

усилий на переходном участке от простенка к подоконнику стеновой панели, при дей-

ствии вертикальных и горизонтальных нагрузок. 

 

5.1. МЕТОД РАСЧЕТА МЕСТНЫХ НАПРЯЖЕНИЙ В УГЛАХ ПРОЕМА  

    НЕСУЩЕЙ ДИАФРАГМЫ  

 

Анализ результатов проведенных теоретических и экспериментальных исследо-

ваний по расчету местных напряжений в угловых точках проемов диафрагмы показал, 
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что они в достаточной степени отличаются друг от друга. Основная причина заключается 

в том, что в этих исследованиях не учтена моментная депланация сечений в зонах кон-

центрации напряжений, отличающаяся высоким градиентом. Траектория главных напря-

жений резко изгибается перед этими сечениями, в результате чего на главных осях воз-

никают моментное взаимодействие напряжений и моментный депланационный сдвиг. 

В разрабатываемой теории расчета ставится цель - учесть в рассматриваемой за-

даче моментную депланацию сечений в зонах концентрации напряжений. 

В  качестве расчетной модели рассматривается фрагмент поперечной несущей 

диафрагмы крупнопанельного здания, нагруженной только горизонтальной нагрузкой 

(рис. 5.1).  
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Рис. 5.1. Расчетная схема для определения местных напряжений 

 

Для определения напряжений с учетом вышеизложенного предлагается метод, 

основанный на уравнениях возможных перемещений, выражающих условия равновесия 
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элементарного параллелепипеда, выделенного из исследуемой модели. 

Обозначив продольные перемещения по оси z через ,z)V(x, поперечные по оси x - 

)zU(x,  и записав на основании начала возможных перемещений уравнения, выражающие 

условия равновесия элементарного параллелепипеда в направлении осей x  и z , получим 

уравнения, выражающие работу внешних и внутренних сил на соответствующих переме-

щениях [201, 226]: 
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где 
p
zσ , p

xzτ , p
xσ - компоненты уравновешивающих напряжений; dA  - площадь элементар-

ного параллелепипеда. 

Выражения перемещений удобно представить в виде 
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                                          (5.3) 

где )(zUn и )(zVn - искомые функции, зависящие только от z. 

С учетом выражений (5.3), уравнения (5.1) и (5.2) примут вид 
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Согласно обобщенному закону Гука, имеем 
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Для упрощения решения задачи можно допустить, что депланационный сдвиг воз-

никает только по оси z. В уравнениях (5.6), (5.7), (5.8) и (5.9) принимается 

xz)/V(x,xz д , где 
д
xz  - депланационный сдвиг, a обычный сдвиг принят равным 

нулю .0xz   

Совместное решение (5.3), (5.4), (5.5), (5.6), (5.7), (5.8) и (5.9) дает 
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Учитывая отсутствие внешних сил в перемычках, можно принять второе допуще-

ние: ,const)( zUn .0)(  zUn  

Следовательно, интегрируя (5.10), получим 
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Уравнение (5.12) удовлетворяет любому из корней характеристического уравне-

ния, поэтому, учитывая условия задачи, решение можно записать в виде 
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где 
1/22

n
2
nn λωγ )(  . 

Значения nC1  и nC2 определяются из граничных условий: 
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Совместное решение (5.3), (5.13) и (5.14) дает 
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Контактные депланационные касательные напряжения z)(0,τ
g
k  будут также зату-

хать по оси z по тому же показательному закону, что и продольные деформации )( zx,V , 

т.е. 
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Таким образом, в зонах депланационного сдвига для касательных напряжений 

получили показательный затухающий закон, что соответствует результатам эксперимен-

тов на стеновых диафрагмах около проемов [201]. 

В формуле (5.16) остается определить 
g
maxτ , значение которого находим из ус-

ловия равновесия: 
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Совместно решая (5.16) и (5.17), получим 
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(5.18) 

Для определения коэффициента концентрации напряжений в углах (x=0), где мак-

симальные сжимающие деформации переходят в деформацию депланационного сдвига и 

где напряжение minσ  незначительно, справедливо условие 
g
maxmax 2τσ  . 
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Таким образом, коэффициент концентрации напряжений для рассматриваемой 

модели имеет вид 

.
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(5.19) 

Для оценки значений депланационного сдвигающего напряжения и коэффициента 

концентрации напряжений рассмотрим пример.  

Пусть 150l см; с=50 см; hпод=70 см, n=1. Тогда 0,002nω см 1 ; 

42 1066,0 n см 2  и 425,1g
maxτ oP ; 85,2maxσ oP , а коэффициент концентрации              

K = 2,85. 

Графики депланационных напряжений приведены на рис. 5.1. 

Как видно из выражения (5.19), коэффициент концентрации «K» в значительной 

степени зависит от ширины простенка (c) и высоты подоконника (h). 

 

5.2. МЕТОД РАСЧЕТА КОЭФФИЦИЕНТОВ ПОДАТЛИВОСТИ СВЯЗЕЙ            

НЕСУЩИХ ДИАФРАГМ С УЧЕТОМ ПЛАСТИЧЕСКИХ ДЕФОРМАЦИЙ 

 

Известно, что напряженно-деформированное состояние несущих диафрагм при 

статическом и динамическом воздействиях нагрузки в значительной мере зависит от 

величины коэффициентов податливости связей. 

При деформации зданий связи диафрагмы находятся в сложном напряженно-де-

формированном состоянии, в которых в основном происходят растяжение (сжатие) и 

изгиб. Поскольку при деформации в соединениях возникает значительно большее напря-

жение, чем в основных элементах (столбах), то в них пластические деформации разви-

ваются сравнительно раньше, поэтому они разрушаются первыми [125]. Определение 

пластических деформаций в допустимых пределах, возникающих в соединениях, без 

значительной потери несущей способности основных конструкций, несомненно, позволит 

уменьшить расход материалов в зданиях и сооружениях [108, 263, 264, 353].  

При теоретическом изучении напряженного состояния стыковых соединений  



 124 

сплошного вида последние заменяются эквивалентными и дискретными податливыми 

стержневыми связями. 

Характеристикой податливости соединений может служить величина ее деформа-

ции от единичного усилия, которая зависит от конструкции соединения и сечения соеди-

ненных элементов. Коэффициенты податливости соединений диафрагм с учетом реаль-

ных условий могут быть установлены, главным образом, на основе экспериментальных 

данных. 

Определение коэффициентов податливости соединения сводится к расчету отдель-

ных равномерно распределенных элементов, нагруженных продольной и поперечной 

силами [67, 200, 310]. 

Поскольку нормальные связи и связи сдвига способны воспринимать перемеще-

ния только по нормалям и касательно к поверхности соединенных элементов, то здесь 

для простоты они рассматриваются отдельно. Следовательно, при деформации диафрагм 

возникающие в связях нормальные и сдвигающие силы одновременно вызывают нор-

мальные и касательные напряжения. При появлении пластических деформаций в зоне 

растяжения графики напряжения можно представить в следующем виде (рис. 5.2).  

 

I
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Iсж
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Рис. 5.2. Эпюры нормальных напряжений в поперечном сечении                            

изгибаемого элемента 
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Учитывая деформацию бетона, можно предположить, что в стадии предельного 

сопротивления эпюра нормальных напряжений по высоте сечения будет иметь криволи-

нейный вид. Степень искривления эпюры должна зависеть от отношения ch / , величины 

сдвигающих (поперечных) сил, упругой характеристики материала, а при динамическом 

действии нагрузки - также от скорости нагружения: чем медленнее нагружениe, тем в 

большей степени сказывается релаксация в крайней сжатой зоне. Такого вида эпюру для 

первой стадии работы удобно аппроксимировать сочетанием прямой в зоне растяжения и 

кривой в зоне сжатия, т.е. 
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На второй стадии работы, т.е. в момент достижения предельного сопротивления, 

когда в крайних волокнах растянутой и сжатой зон появляются пластические деформа-

ции, для растянутой зоны принимаем параболическую функцию, а для сжатой, как и 

выше, - экспоненциальную: 
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где z - расстояние от нейтральной оси; K - параметр, зависящий от скорости нагружения 

и геометрических размеров и обусловливающий кривизну эпюры, определяется к момен-

ту достижения напряжением предела текучести у края растянутой зоны. 

Введя безразмерную величину 
h

z
 , для первой стадии получим

  

);1(1  KAσP II
 ,1σ 1K

сж eA


 II
    (5.22) 

для второй стадии: 

 
;)1( 2

2  KAσP IIII
  .1 2K

сж eAσ


 II
II

   (5.23) 

Полoжение нейтральной оси « » определяется из условия равенства усилий 

сжатия и растяжения. 

Для нашего случая это равенство площадей эпюр:  
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которое при учете (5.22) представляется в виде 
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Абсолютную величину напряжений можно найти из (5.26), используя условие 

равенства приложенного изгибающего момента и момента внутренних сил: 
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Выполнив аналогичные процедуры, также для второй стадии находим 
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Параметры 1K  и 2K  зависят от геометрических размеров и скорости нагружения 

БV , приближенно характеризуемой уровнем и скоростью возрастания напряжения растя-

жения при изгибе. 

В порядке первого приближения представляется достаточным задаться видом 

функции iK . Учитывая ее убывающий характер, принимаем ее, например, в виде 

                                               Б

i
i

V

K
K




1

max
,     (5.29) 

где  - коэффициент пропорциональности, определяемый для данного материала экспе-

риментальнo; iKmax - максимально возможное значение iK , которое также может быть 

определено экспериментально. 



 127 

Если нет экспериментальных данных по определению значений iK , то их можно 

вычислить следующим образом. Так как  ii KA 
 
показывает тангенсы углов наклона 

dz

d
 

касательной к вертикальной оси в точке 0  и, кроме того, в пределах упругой 

деформации имеет место закон плоских сечений, то относительные деформации в 

крайних волокнах определяются выражениями 
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Отношение этих величин составляет 
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Введя вместо относительных деформаций напряжения в растянутой и сжатой 

зонах, получим 
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С другой стороны, для крайних волокон из (5.22) и (5.29) находим 
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Таким образом, подставляя значение о  из (5.32) соответственно в (5.20) и (5.21) 

при 0БV , находим приближенные значения 1K  и 2K , т.е. 
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где 
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Поскольку для первого приближения 1μ      2μ , то 1K     KK 2 . 

Решая трансцендентные уравнения (5.34) и (5.35), по данным таблицы 5.1 получим 
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Поскольку прочность растянутой зоны обеспечивается прочностью растянутой 

арматуры, которая всегда известна, то удобно установить зависимость между изгибаю-

щим моментом, остальными параметрами и прочностью растянутой арматуры ТБМ : 

          
2][ bhσγM pТБ  ;     
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 .             (5.38) 

При кратковременном действии нагрузки значение жесткости определяется по 

формуле 

                

)( caКр zhW
ψ

E
В  

,                        (5.39) 

где ψ - коэффициент неравномерности деформации крайнего волокна сжатого бетона на 

участке между трещинами, который вычисляется в виде 

        норМ

M
ψ ТБ0,6-1 ,                              (5.40) 

где ТБM
 
известно из уравнения (5.38). 

Коэффициент пропорциональности   для данного материала определяется экспе-

риментально. С этой целью была проведена серия испытаний стандартных образцов на 

изгиб с различными скоростями нагружения и соответствующих им образцов растяжения 

[108, 311]. 

Полученные результаты приведены в таблице 5.1.  

Так как податливость соединений зависит от жесткости связей при изгибе, то при 

ее работе без появления трещин жесткость определяется по формуле 

≃ ≃ 

≃ 
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Таблица 5.1 

№ 

Скорость 

нагружения 
V, МПа/мин 

Средние при 

растяжении, 

R , МПа 

Средние 

 RМ , Н·см 
    K  

1    100,0 90,0 15000 0 0,14 0 

2    10,0 50,0 12000 0,001 0,10 0,90 

3    0,2 40,0 10000 0,002 0,09 0,99 

 

прБКр JEВ 85,0 ,     (5.41) 

где БE - начальный модуль упругости бетона; прJ - момент инерции приведенного сече-

ния с учетом арматуры. 

Жесткость связей КрВ
 
с учетом образования и раскрытия трещин определяется по 

формуле (5.39). 

 

5.3. УСТАНОВЛЕНИЕ КОЭФФИЦИЕНТОВ ЖЕСТКОСТИ СТЕН КРУПНОПАНЕЛЬНОГО 

ЗДАНИЯ, ОСЛАБЛЕННОГО ДВЕРНЫМИ ИЛИ ОКОННЫМИ РЯДАМИ ПЕРЕМЫЧЕК,  

С УЧЕТОМ ПЛАСТИЧЕСКОЙ ДЕФОРМАЦИИ 

 

При исследовании напряженно-деформированного состояния поперечной диаф-

рагмы крупнопанельных зданий, как составной конструкции, необходимo достаточно 

точно определить коэффициенты жесткостей нормальной  НРK  и сдвигающей  сдK
 
свя-

зей (перемычек). В расчетной схеме перемычки представлены в виде упругих связей сос-

тавной диафрагмы, обеспечивающих совместную работу отдельных столбов [106]. Связи 

здесь приняты континуальными. Значения нормальных и сдвигающих усилий, возникаю-

щих в отдельных столбах диафрагмы при статическом и динамическом действиях 

нагрузки, как известно, сильно зависят от величин коэффициентов жесткостей связей 

[203]. 

Работа стыковых соединений и перемычек или дверных проемов панелей имеет  
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свои особенности. В зависимости от направления действия внешней нагрузки (неравно-

мерная осадка здания, ветер, сейсмическая нагрузка и т.д.) изменяется вид деформации, в 

результате чего сеть трещин приобретает в основном вид диагональной перекрестной ре-

шетки. При этом, несомненно, соединения снижают свою сопротивляемость.   

Деформации таких соединений (стыков и перемычек) не только при наличии ука-

занных трещин, но даже при трещине одного направления исследованы недостаточно.  

При теоретическом изучении напряженно-деформированного состояния, как пра-

вило, стыковые соединения или перемычки проемов заменяются эквивалентными дис-

кретными податливыми стержневыми связями [106, 204, 294, 295].  

Определение коэффициентов жесткости (или податливости) такого соединения 

сводится к расчету дискретных или равномерно распределенных элементов, нагружен-

ных продольной и поперечной силами [280]. Поскольку коэффициент жесткости пред-

ставляет собой значение силы от единичной деформации, то здесь следует определить 

значение деформации при наличии пластических напряжений из-за их появления в свя-

зях при незначительных деформациях. Как известно, в этих связях основными силами 

являются сдвигающие  nT  и нормальные  nN
 
[79] (рис. 5.3), где hbT плn  - сдвигающая 

сила; hbN плn 
 
- нормальная сила ( h  - высота, b  - ширина перемычки); плnл  и -  нор-

мальные и сдвигающие пластические напряжения.  

На рис. 5.3 представлены эпюры нормальных и сдвигающих напряжений на месте 

защемления перемычки с учетом возникновения пластических деформаций.  

Учитывая характер деформаций бетона, можно предположить, что при небольших 

нагрузках эпюры напряжений имеют криволинейный вид. Степень искривления эпюры, 

очевидно, должна зависеть от отношения 


h
, величины поперечных и продольных сил и 

упругой характеристики материала, а при динамическом действии нагрузки - также от 

скорости деформации.  

Обозначив продольные перемещения по оси z  через  zxV , , горизонтальные по 

оси x  -  zxU ,  и записав на основании теории начала возможных перемещений уравне- 
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Рис. 5.3.  Расчетная схема перемычки и элемента 

  

ния, выражающие условия равновесия элемента в направлении осей x  и z , получим 

уравнения, выражающие работу внешних и внутренних сил на соответствующих переме-

щениях: 
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                              (5.43) 

где z и xz - соответственно нормальные и касательные напряжения;  zxV ,  и  zxU , - 

перемещение по осям x  и z . 

Поскольку при определении напряжений в сечениях коротких балок, где резко ме-

няются размеры конструкций, всегда имеем моментную депланацию в зонах концентра-

ции напряжений, то вследствие этого резко возрастают и величины деформаций. 

Учитывая эти деформации, выражения напряжений примут вид 
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где Е и v - соответственно модуль упругости и коэффициент Пуассона материала пере-

мычки.  

В уравнении (5.44) последний член показывает значение напряжений от деплана-

ционной деформации при сдвиге сечения. Здесь принимается, что депланационный сдвиг 

происходит только по оси z . Это объясняется тем, что депланационный сдвиг соизмерим 

по величине с другими деформациями, что подтверждено экспериментами. 

Для решения рассматриваемой задачи удобно значение перемещений представить 

в виде тригонометрических функций: 
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где 
l2




n
n  ;  zVn  и  zUn  - неизвестные функции в зависимости от координаты z . 

Подставляя в уравнения (5.44), (5.45) и (5.46) значения перемещений из (5.47), по-

лучим 
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Вычислим производные (5.48): 
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Отметим, что для данного случая на верхней и нижней гранях связей отсутствуют 

внешние нагрузки. Тогда: 

                    
    ,0 zUzU nn    constUzU nn  .                            (5.50) 

С другой стороны, с целью упрощения решения задачи горизонтальное перемеще-

ние в направлении оси x  в первом приближении можно определить при помощи из-

вестного выражения сопротивления материалов: 
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                                             (5.51) 

Подставляя значения (5.48) и (5.49) в уравнения (5.42) и (5.43), с учетом (5.51) 

получим 
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 Используя условия (5.50) и сокращая уравнения (5.52) на  zVn и  zUn , после ин-

тегрирования и преобразования находим 

               
      ,02 2  zVzVzV nnnn 
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Решая дифференциальное уравнение (5.54), получим 
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где  .22
nK       

(5.52) 

(5.53) 
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Следовательно, 

      .cos, xBeAezxV n
zKzK 





  

    (5.56) 

Для определения неизвестных постоянных величин A  и B  используем следую-

щие условия: 
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        (5.58) 

где плN  и плT  - соответственно усилия в связях при появлении пластических деформа-

ций: cbhbN плплпл  2  - нормальная сила; cbhbT плплпл  2 - сдвигающая сила; пл и 

пл - нормальное и сдвигающее пластические напряжения; h  - высота, b  - ширина связей. 

Для нормальных и сдвигающих напряжений из (5.48) можно написать 
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Так как условия (5.57) и (5.58) используются для сечений 0x  и lx , то  

                           
1cos xn  и 1sin xn .                     (5.61) 

Учитывая условия (5.57) и (5.58) и уравнения (5.59) и (5.60), получим 
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Подставляя значения  zVn  из (5.55) в (5.63) и интегрируя их, находим 
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Совместно решая систему уравнений (5.64), получим 
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где плпл T/Nm  . 

 Обозначив: 
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где 
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уравнение (5.56) примет вид  

         .cos, AB xee
Eb

T
zxV n

zkzkпл                             (5.68) 

Для определения точного значения горизонтального перемещения воспользуемся 

уравнением (5.53). Преобразуя его, находим 
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Определив из (5.68)  zVn , с учетом mNT плпл   получим  

          zkzkпл
n ekek

nEb

N
zV     AB ,            (5.70) 

тогда 
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Следовательно, 
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Зная значения перемещений  zxV ,  и  zxU , , легко определить коэффициенты 

жесткостей связей сдвига  сдK и нормальных связей  
нрK . 

Поскольку коэффициент жесткости - это усилие от единичного перемещения, то: 
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Используя также  уравнения (5.68) и (5.71), окончательно получим 
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5.4. НАПРЯЖЕНИЯ ПЕРЕХОДНОГО УЧАСТКА СТУПЕНЧАТОЙ  КОЛОННЫ 

ОТ ВЕРТИКАЛЬНОЙ НАГРУЗКИ 

    

Для точной оценки состояния зданий и сооружений от нагрузок важное значение 

имеет детальное исследование напряженно-деформированного состояния их отдельных 

узлов. С этой точки зрения необходимо установить закономерности распределения нап-

ряжений на переходном участке колонн, имеющих ступенчатые сечения (рис. 5.4).  

Учитывая сложность решения задачи, в предлагаемой расчетной системе делаются 

следующие допущения [72]: 

1. Предполагается, что на переходном участке оба участка колонны связаны упруго-по-

датливыми связями. 

2. В связях между напряжениями и деформациями сохраняется линейная зависимость.  

3. Связи имеют одинаковое деформационное свойство и распределены равными рас- 
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Рис. 5.4. Расчетная схема переходного участка колонны 

 

стояниями. 

Погрешность, возникающая в результате таких предположений, не выходит за  до-

пустимые пределы и полностью допустима при решении практических задач [203]. 

Для определения функции распределения напряжений в связях участка последние 

рассматриваются как плоские полуплоскости с областью изменения 0z . 

Рассматриваемая задача симметрична по отношению к центральной оси, поэтому в 

переходной плоскости возникают только нормальные напряжения при краевом условии: 

const
z


 00

 .     (5.73) 

Принимая линейную зависимость между напряжениями и деформациями, можно 

написать 

                                                   xVKxq c ,      (5.74) 

где  xq - интенсивность сил, возникающих на переходном участке; cK - коэффициент 

жесткости связей;  xV  - ожидаемое перемещение плоскости на переходном участке, ко-

торое можно определить, пользуясь выражением, предложенным Р.С. Минасяном  [203]:    
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В нашем случае 0z и 0nτ , следовательно,  
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 ,                  (5.76) 

где nR - коэффициент Фурье, зависящий от интенсивности внешних сил; N  - внешняя си-

ла; E - модуль упругости; ν  - коэффициент Пуассона; 
h

n
n


  ( h  - ширина участка). 

При определении функции распределения интенсивности сил в связях переходно-

го  участка для удобства ее можно выразить косинус-рядом Фурье: 
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где nP  и nq - соответственно коэффициенты Фурье, которые определяются по интенсив-

ности действующих внешних сил и сил в связях участка. 

Таким образом, интенсивность сил в связях будет 
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Используя выражения (5.74), (5.75), (5.76) и (5.77), получим 
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где 
E

K2
  ,  KcK  (  - толщина колонны). 

Интенсивность, возникающую от внешней силы, также можно выразить рядом 

Фурье: 
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С другой стороны, 
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Подставляя величину nP  из (5.81) в (5.83), получим  
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Произведя интегрирование, становится возможным определить функцию интен-

сивности сил на переходном участке:  

                                    x
h

nn

P

h

cP
xq n

n

n

i








cos

2sin12

1

00










 





.              (5.85) 

Известно, что величина коэффициента   зависит от коэффициента жесткости 

cдК , который в основном определяется опытным путем. 

При решении некоторых практических задач, если величина cдК
 
неизвестна, то ее  

можно определить, пользуясь приближенной формулой:  
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,        (5.86) 

где 1A  и 1l  - соответственно площадь и длина сечения верхнего участка; 2A  и 2l  - те же 

величины для нижнего участка. 

Для проверки достоверности предлагаемых формул произведены расчеты, резуль-

таты которых  приведены на рис. 5.5 (при 
2

1
bh ). 
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Рис. 5.5. Кривые распределения напряжений в зависимости от величины h  

 

 

5.5.  НАПРЯЖЕННО-ДЕФОРМИРОВАННОЕ СОСТОЯНИЕ ДИАФРАГМЫ   

      С ПРОЕМОМ ПОД ВОЗДЕЙСТВИЕМ ГОРИЗОНТАЛЬНОЙ НАГРУЗКИ 

 

 В диафрагмах с проемом под воздействием горизонтальной нагрузки напряжения 

концентрируются в углах проемов, в результате чего с них и начинается разрушение 

системы [69, 203]. Выявление реальной сути процесса разрушения диафрагмы и ее зави-

симости от внешних возмущающих факторов позволит разработать мероприятия по пре-

дотвращению указанного процесса. 

 Решению данной задачи посвящены ряд исследований, среди которых следует 

указать работы Г.М. Аминтаева [13], И.Г. Гохарь-Хармандарян [61], Р.С. Минасяна [203], 

Л.С. Махвиладзе [177], Б.К. Михайлова, Г.О. Кипиани [205], Г.Н. Савина [254] и др. 

Многочисленность работ, посвященных решению данной задачи, говорит о ее чрезвы-

чайной важности. Поэтому для решения этой задачи – разрушения диафрагмы, – рас-

смотрим ее напряженно-деформированное состояние. 

В настоящей работе при определении концентрации напряжений учтены не только 

касательные, но и нормальные напряжения, что позволяет представить более точную ме- 
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Q

b
 

тодику расчета. Схема сил, действующих на диафрагму с проемом, представлена на рис. 

5.6. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Рис. 5.6. Схема расположения сил и напряжений, действующих на диафрагму 

 с проемом 

 

Для определения составляющих напряжений в опасных переходных участках 

проема составлена соответствующая расчетная схема (рис. 5.7).  

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 
 

 

 

 
Рис. 5.7. Расчетная схема диафрагмы с проемом  
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Под воздействием горизонтальнoй нагрузки Q  в плоскости переходного участка 

 0z  возникают нормальное  x0  и сдвигающее  x0  напряжения: 
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                            (5.87)                                                       

где M - изгибающий момент от нагрузки Q ; J - момент инерции поперечного сечения 

переходного участка; c  - ширина рассматриваемого участка; ;1
J

M
K   

J
K

2

Q
2  . 

Для решения поставленной задачи удобно правые части уравнений (5.87) разло-

жить в ряд Фурье в виде 
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где 
l




n
n  , n  и n  

- коэффициенты Фурье, определяемые выражениями 
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                   (5.89)  

С учетом значений  x0  и  x0  из (5.87) выражения (5.89) примут вид 
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Таким образом, для нормальных и сдвигающих составляющих напряжений полу-

чим следующие уравнения: 
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где 
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        (5.93) 

Учитывая линейную зависимость между напряжениями и перемещениями по краю 

сечения 0z , для реакций от нормального и сдвигающего напряжений получим                            
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nnnccc xqxUKxq                (5.95) 

где  xPc  и  xqc  - реакции нормального и сдвигающего напряжений по краю сечения 

0z  ;    xUxV cc ,  - нормальное и сдвигающее смещения краев сечения; nK  и cK - ко-

эффициенты объемных жесткостей в нормальном и сдвигающем направлениях; 

 2смкНPn ,  2смкНqn

 
- коэффициенты Фурье для напряжения.  

Пользуясь известными выражениями для определения перемещений  xVc  и 

 xUc  
[203], имеем                                                
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    (5.96) 

где E  - модуль упругости материала диафрагмы при сжатии; G - модуль сдвига мате-

риала при сжатии; v - коэффициент Пуассона.  

Подставляя значения  xVc  
и  xUc  

в (5.94) и (5.95), для величин nP  и 
nq  

полу-

чим 
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 С учетом значений  c
K

n

n

n 



12

12

l
  и  c

K
n

n

n 



23

24

l
  из (5.92), уравнения 
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 Для вычисления искомых величин напряжений  xPc  и  xqc
 вернемся к уравне-

ниям (5.94) и (5.95) и с учетом значений n  и n из уравнений (5.92), а также  xPc  и 

 xqc  из (5.99) и (5.100) окончательно получим 
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                   (5.101) 

 Для доказательства достоверности разработанной теории расчета на прочность 

диафрагмы с проемом необходимо в первую очередь установить значения объемных 

жесткостей nK  и cK . При отсутствии их экспериментальных значений эти величины  

рассчитываются по выражениям ,
h

E
Kn   ,

h

G
Kc   где h  - расстояние от горизонтальной  
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нагрузки Q  до рассматриваемого сечения. 

Для построения эпюр напряжений в сечениях диафрагмы с проемом воспользуем-

ся следующими исходными данными: 

            
2см/103 êÍE ;  ;/108,0 3 2смêÍG  ;Q

0
lq  ;Q

0
hqhM l  

см100l ; см150h ; ;см20b ;см30c  ;3,0v 
 

;
12

2
3

cb
J 

 

310 смкН
h

E
Kn  ;  

30,8 смкН
h

G
Kc  . 

Эпюры распределения нормальных и сдвигающих напряжений представлены на 

рис. 5.8. 
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Рис. 5.8. Эпюры распределения нормальных и сдвигающих напряжений 

 

5.6. НАПРЯЖЕННОЕ СОСТОЯНИЕ СТЕНЫ ПОД ВОЗДЕЙСТВИЕМ 

ОПИРАЮЩЕЙСЯ НА НЕЕ БАЛКИ 

 

Напряженно-деформированное состояние стены под воздействием опирающейся 

на нее балки внешне незаметное, однако в ряде случаев из-за неучета ряда факторов сте-

на приходит в аварийное состояние. 

Решая эту контактную задачу, необходимо учесть напряжения, возникающие не 

только в их контакте, но и по всей стене [35].  

Рассматриваемая задача формулируется так: требуется определить напряженное 

состояние стены от воздействия нагрузки опирающейся на нее балки [5] (рис. 5.9). 

Для решения задачи воспользуемся системой уравнений Ламэ [285]: 

б) 
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Рис. 5.9. Расчетная схема стены 
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где U и V - перемещения в горизонтальном  U  и вертикальном  V  направлениях;          

e - объемная относительная деформация; v - коэффициент Пуассона. 

При решении дифференциальных уравнений перемещений (5.102), (5.103) и 

(5.104) функции перемещений и объемной относительной деформации представим в виде 

ряда Фурье: 
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где  ,yUn  yVn  
и  yen  

- неизвестные функции, зависящие от координаты y ; l  - длина 

рассматриваемой части стены.
 

Для определения функции  yxe ,  подставим функцию (5.107) в уравнение (5.104). 

В результате некоторых математических преобразований получим 
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(5.109) 

                                                        
  .0lim 


yenn                 

         

(5.110) 

Решая дифференциальное уравнение (5.109), с учетом условия (5.110) получим 
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Далее, подставляя ряд (5.111) в уравнения (5.102) и (5.103), получим 
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Решение дифференциальных уравнений (5.112) и (5.113) приводит к следующим 

результатам: 
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Постоянные интегрирования nC1 , nC2 и nC3  определим из граничных условий зада-

чи. Одновременно используя 
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и функции (5.105), (5.106), (5.107), получим 
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Далее, подставляя выражения (5.111), (5.114) и (5.115) в (5.116), получим следую- 
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щую зависимость: 
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Используя закон Гука и дифференциальную зависимость Ламэ, получим 
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Дифференцируя функции  yxU , и  yxV , , 
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Подставляя (5.122), (5.123), (5.124) и (5.125) соответственно в (5.119), (5.120) и 

(5.121), получим значения соответствующих функций напряжений: 
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Используя (5.118), можно из выражений напряжений найти величину nC3 : 
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Для определения nC2 и nC1  сначала выразим внешнюю силу рядом Фурье: 
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где а - полудлина опорной части балки. 

Рассмотрим граничные условия: 

 .;0)1 0 xqy yy    

Подставляя 0y  в выражение (5.131), получим 

  a
q

xq
v

C
C

v

E
n

n

n
nn 


 sin

2

11

1
2

l














 

или                                          
 

.sin
12

1

1
2 a

E

vq

v

C
C n

n

n
nn 




l





                             

0;0)2 0  yxyy         

  0
1

1

2

1
32 














v

vC
CC n

nnn       

или                                          .
2

;0
2

1
2

1
2

n

n
n

n
nn

C
C

C
C


        

(а) 

(б) 



 152 

Используя (а) и (б), получим 
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Имея величины n , 
nC2
и nC1 и подставляя их в выражения (5.129), (5.130) и 

(5.131), получим окончательные функции напряжений: 
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Таким образом, имея функции составляющих напряжений yx  , и xy , а также 

следующие начальные данные: l =400 см; Н=300 см; см
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(5.139) 
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В сечениях 0x
 
и 0y  эпюры напряжений yx  , и xy

 
будут иметь следующий 

вид (рис. 5.10):   

 

Рис. 5.10. Эпюры напряжений yx  , и xy
 
в сечениях 0x

 
и 0y

 

 

Построим графики:  

1) напряжения x  стены в сечениях 0y , 50y , 100y , 150y , 200y , 250y
 

и 300y ; 

2) напряжения y  стены в сечениях 200x , 150x , 100x , 50x , 0x ,  

(5.140) 
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50x ,
 

100x ,
  

150x
 
и

 
200x ;  

3) напряжения 
yx  стены в сечениях 50y , 100y , 150y , 200y , 250y

 
и 

300y . 

Эпюры напряжений yx  , и xy
 
приведены на рис. 5.11.

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Рис. 5.11. Эпюры нормальных  yx  ,
 
(а)

 
и касательных  xy  напряжений (б) 

б)

)

  

а)

ф)
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Выводы по главе 5 

1.  Зная величину коэффициента концентрации напряжений (K) из (5.19), можно с лег-

костью определить величину максимального депланационного напряжения в крити-

ческих точках, поскольку при высоких градиентах напряжений в них возникают плас-

тические деформации, приводящие к образованию трещин, которые в дальнейшем 

создают зоны разрушения. 

           Предложенный метод расчета местных напряжений в углах несущей диафрагмы 

позволяет достаточно точно определить коэффициент концентрации напряжений 

(5.19) в критических точках (в углах отверстий), где моментный депланационный 

сдвиг достигает максимальной величины. 

2.  Из (5.37) следует, что при  БV , 0K  имеем линейное распределение напряже-

ния. С учетом образования и раскрытия трещин жесткость связей крВ  определяется по 

формуле (5.39). 

3. Полученные уравнения, описывающие напряженно-деформированное состояние несу-

щей диафрагмы крупнопанельных зданий (5.59) и (5.60), позволяют определить коэф-

фициенты жесткостей несущих элементов зданий в их опасных сечениях и использо-

вать их в проектных работах на стадии проектирования. 

4. В результате разработки теории расчета коэффициентов жесткостей стен крупнопа-

нельных зданий установлено, что величина коэффициента жесткости нормальных свя-

зей в среднем в два раза превышает величину коэффициента жесткости связей сдвига. 

5. Для определения функции распределения напряжений на переходном участке колонны 

целесообразно предварительно ее выразить рядом Фурье (5.77), причем первые три 

члена ряда достаточны для использования результатов расчетов при решении прак-

тических задач. 

          Результаты расчетов показали, что распределение напряжений на переходном 

участке колонны в основном зависит от величины h
E

Kc2
, с увеличением которой 

максимально возрастает величина напряжения. С целью уменьшения напряжения 
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предлагается закругление углов переходных участков. 

6. Анализ построенных на основании приведенных данных эпюр напряжений (рис. 5.8) 

показал, что максимальные значения нормальных и касательных напряжений кон-

центрируются в переходных участках диафрагмы.  

          Согласно нашим и имеющимся экспериментальным данным, разрушение диафраг-

мы с проемами происходит именно в переходных участках [69, 203]. 

          Учитывая достоверность разработанной теории расчета, рекомендуется их приме-

нять на стадии проектирования крупнопанельных зданий. Расчеты на прочность диаф-

рагмы следует проводить по полученным уравнениям напряжений (5.101). 

7. Полученные формулы (5.138), (5.139), (5.140) и эпюры напряжений x , y  и xy   (рис. 

5.10 и 5.11) позволяют более результативно выполнить усиление стен. 
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6. ДИНАМИЧЕСКИЙ РАСЧЕТ КРУПНОПАНЕЛЬНЫХ ЗДАНИЙ  

И ИХ ЭЛЕМЕНТОВ 

 

Под воздействием динамической нагрузки, возникающей от волнового характера 

напряжений и деформаций, элементы стены здания приходят в различное напряженно-

деформированное состояние. При динамической нагрузке высокой интенсивности здание 

испытывает вначале упругую деформацию, далее пластическую и при определенной про-

должительности нагрузки подвергается разрушению [11, 56, 135, 149, 194, 197, 212, 231]. 

Обычно граница упруго-пластического состояния не всегда четко выражается. В 

этом процессе от изменения формы здания изменяется также поле напряжения, приво-

дящее к дальнейшему развитию деформации элементов системы, обусловливающих воз-

никновение сдвигающих и нормальных напряжений. При воздействии этих напряжений в 

плоскости смещения в направлении скольжения и перпендикулярно к нему напряжения 

достигают предельного значения, в результате чего наступает процесс разрушения [248, 

280, 298].  

Установлено, что возникаемые разрушения развиваются путем сдвига (от каса-

тельных напряжений) и отрыва (от нормальных напряжений) [194, 195, 197, 199]. 

По данным литературных источников, при внезапной нагрузке в вертикальном и 

горизонтальном направлениях возникаемые напряжения в столбах и перемычках диаф-

рагмы достигают значительных величин. Сказанное требует расчета прочности диафраг-

мы на отрыв. Опасные срезывающие напряжения в перемычках возникают от горизон-

тальной нагрузки [195-211]. 

Думается, что для решения рассматриваемой задачи следует согласиться с мнени-

ем о разложении динамической нагрузки на горизонтальные и вертикальные волны, каж-

дую из которых необходимо рассмотреть в отдельности. Заметим, что под воздействием 

упругих волн срезывающие напряжения в связях и стыках возникают одновременно. 

Вместе с тем особое внимание следует уделить напряжению в связях, поскольку этот 

элемент более подвержен разрушению. 
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6.1. ВЛИЯНИЕ ДЕФОРМАЦИИ ФУНДАМЕНТА НА КОЛЕБАНИЯ ЗДАНИЙ  

ПРИ ДИНАМИЧЕСКОЙ НАГРУЗКЕ 

 

При проектировании зданий всегда возникает вопрос учета взаимной работы их 

подземных частей и основания. 

Результаты наших исследований показывают, что система «здание-фундамент-ос-

нование» работает как единое целое, поэтому деформация фундамента в грунтовой среде 

также значительно влияет на общее напряженно-деформированное состояние здания [92, 

93, 106, 127, 128, 178, 203]. 

Из-за податливости грунта основания нагрузки перераспределяются, что, несом-

ненно, уменьшает величины внутренних динамических усилий в здании [30, 152]. 

Поскольку методика учета взаимодействия основания здания и грунта окончатель-

но не разработана, то для оценки влияния жесткости фундамента на работу подземной 

части здания обычно пользуются приближенными методами расчета [1]. 

При динамическом действии нагрузки решение задачи значительно усложняется, 

так как в зависимости от волнового характера напряжений и деформаций их распределе-

ние достаточно сложное [12, 316]. Каждую динамическую нагрузку можно условно разло-

жить на горизонтальную и вертикальную составляющие волн. Поскольку более опасны-

ми для здания являются горизонтальные динамические нагрузки, то здесь рассматривает-

ся горизонтальная составляющая. 

Расчетная схема для определения колебания фундамента приведена на рис. 6.1.  

При горизонтальном динамическом воздействии нагрузки дифференциальное 

уравнение для амплитудных прогибов зданий с учетом жесткости грунта основания мож-

но представить в виде [80]: 

                    tcosqtxWmtxKWtxpWtxNWtxDW IV  ,,,',",  ,       (6.1) 

где  txW , - прогиб здания от динамической нагрузки; pmD ,,  - соответственно изгибная 

жесткость, погонная масса и интенсивность продольной силы; qNK ,,  - соответственно 

коэффициент жесткости грунта, продольная сила и амплитуда интенсивности динамичес- 
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Рис. 6.1. Расчетная схема для определения горизонтальной составляющей 

нагрузки на здание от колебания фундамента 

 

кой горизонтальной нагрузки;  - частота колебаний от внешней нагрузки.  

           Интегрирование дифференциального уравнения (6.1) может быть возможным, если 

заранее будет известен коэффициент жесткости грунта (К) [37]. 

С другой стороны, коэффициент жесткости грунта связан с амплитудными колеба-

ниями фундамента здания [91]. Поэтому дифференциальное уравнение колебания фунда-

мента с учетом деформирования и неупругого сопротивления имеет вид 

 

                         tωcosqtxtxtxntx  322  ,                              (6.2) 

где  tx  - изменение амплитуды колебаний фундамента; n - коэффициент затухания;  - 

частота колебания фундамента; q - максимальная амплитуда внешней динамической наг-

рузки;  - малый параметр, т.е. принимается, что закон изменения восстанавливающейся 

силы незначительно отклоняется от линейного закона. 

Учитывая сложность интегрирования нелинейного дифференциального уравнения, 

попытаемся решить его приближенным способом – методом Ритца. Согласно этому мето-

ду, работа, совершаемая этой системой сил на любом виртуальном перемещении  tx , 

должна равняться нулю: 

основание 
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                        .02 32  tδxtωcosqtxtxtxntx                     (6.3) 

Поскольку вынужденное колебание здесь не совпадает по фазе с возмущающей 

силой, то в первом приближении амплитудные колебания можно представить в виде 

                            otωsinCtωsinBtωcosAtx  ,                (6.4) 

где A, B и C - неизвестные постоянные, 

                                        
22 BAC  ,     










B

A
tg o ,                                       (6.5) 

o - начальная фаза колебания; С - максимальное значение амплитуды колебания. 

Для функции (6.4) возможное перемещение будет 

                                       tωBtωAδtδx sincos  .                        (6.6) 

Подставляя это выражение в (6.3), находим, что равенство левой части не равно 

нулю и не выполняется для любого момента t . Так как уравнение колебания (6.4) явля-

ется лишь приближенным, то для получения достаточно точного решения необходимо 

параметры А и В выбрать таким образом, чтобы среднее значение виртуальной работы за 

цикл равнялось нулю, т.е. 

                      ,2,1,02 32 idtttxtxtxntx i

t

o

o

              (6.7) 

где   tt  cos1  ;    tt  sin2  ; оt - предел периода одного цикла колебания.  

Таким образом, для определения постоянных А и В воспользуемся способом ус-

реднения. 

Составим два уравнения в виде (6.7). В данном случае таковыми будут 

           0coscos2 32  dtttqtxtxtxntx
ot

o

 ;               (6.8) 

           0sincos2 32  dtttqtxtxtxntx
ot

o

 .                (6.9)                             

Подставляя выражения 
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в (6.8) и (6.9), получим 
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        (6.11) 

 

Выполняя интегрирование, получим следующие уравнения для определения ам-

плитуды и фазы вынужденных колебаний:      
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                             (6.12) 

или, учитывая что 
oCA cos  и 

oCB sin , получим 
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Умножая первое из этих уравнений на 
ocos , а второе – на

osin  и суммируя их, 

получим 

                o
C

q
С  cos

4

3
1 22 








 .                                          (6.15) 

Аналогично умножая первое уравнение на
osin , а второе – на 

ocos  и вычиты-

вая второе из первого, находим 

(6.13) 

(6.14) 
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o
C

q
n  sin2  .                                                        (6.16) 

Из последних двух уравнений (6.15) и (6.16) получим 
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tg o .                                 (6.18) 

Для каждого частного случая можно из этих двух уравнений (6.17; 6.18) опреде-

лить амплитуду (С) и фазовый угол (
о ). 

Для этой цели преобразуем уравнения (6.17) и (6.18), т.е. 

            0q
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Cω2ω4nω

9

16
Cω

3
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Cβ 222222444222642   ,    (6.19) 
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n
arctgo .                                          (6.20) 

Из уравнения (6.19) методом последовательного приближения определяем зна-

чение амплитуды С, а из (6.20) – угол фазы о . 

Таким образом, зная значения C и о  для колебания фундамента, можно при по-

мощи уравнения (6.4) определить функцию  tx , а следовательно, и коэффициент взаимо-

действия фундамента и грунта основания (K). 

 

6.2. МЕТОД РАСЧЕТА КАСАТЕЛЬНЫХ НАПРЯЖЕНИЙ В СТЫКОВЫХ    

СОЕДИНЕНИЯХ ПРОДОЛЬНЫХ И ПОПЕРЕЧНЫХ СТЕН ЗДАНИЙ ПОД      

ВОЗДЕЙСТВИЕМ ГОРИЗОНТАЛЬНЫХ ДИНАМИЧЕСКИХ СИЛ 

 

При воздействии динамических сил, в зависимости от волнового характера напря-

жений и деформаций, отдельные части здания находятся в различном напряженно-дефор- 
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мированном состоянии [197, 253, 320, 339]. 

В процессе динамического нагружения вследствие разницы деформаций попереч-

ных и продольных стен зданий в местах их соединения в горизонтальном и вертикальном 

направлениях образуются нормальные и значительные касательные напряжения [10, 11, 

21-23, 62, 84, 145, 203, 271-273, 275, 329, 334, 354]. 

Под нагрузкой высокой интенсивности здание вначале подвергается упругим де-

формациям, а затем - пластической деформации, которые могут привести к разрушению 

его соединений [203]. 

Если динамическая нагрузка затухает, но стены еще находятся на стадии упругой 

деформации, здание принимает начальное состояние устойчивости [143]. 

Конструкции зданий, подвергнутых пластическим деформациям, после снятия 

нагрузки еще сохраняют остаточные деформации, оставаясь неразрушенными. 

В процессе динамической нагрузки изменение формы здания приводит к измене-

нию поля напряжений, что существенно влияет на дальнейшее развитие деформаций 

между элементами здания [106]. 

Вопросы возникновения динамических сил в каждом из элементов зданий, воз-

буждаемых под воздействием упругих волн и вызывающих срезывающие напряжения в 

стыковых связях, достаточно четко рассмотрены С.П. Тимошенко [286] и Н.В. Бутени-

ным [36]. 

Рассмотрим задачу установления динамических срезывающих напряжений в сты-

ковых соединениях несущих продольных и поперечных стен под воздействием внезап-

ной горизонтальной нагрузки.   

С этой целью при деформации здания от воздействия горизонтальной динамичес-

кой нагрузки, когда наружные и внутренние стены отделяются друг от друга в плоскости 

наружных стен, для исследований применяется метод определения динамических каса-

тельных напряжений в швах соединений наружных и внутренних несущих стен [6] (рис. 

6.2).  

Основное внимание здесь уделяется определению напряжений в связях, поскольку  
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Рис. 6.2. Схема расчета напряжений в стыковых соединениях наружных 

продольных и внутренних поперечных стен:  

1 - наружная продольная стена; 2 - внутренняя поперечная стена 
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совместная работа несущих продольных и поперечных стен обеспечивает стыковые свя-

зи, и, как показывает практика, в большинстве случаев этот элемент стены разрушается 

первым [21, 22, 23, 25-28, 62, 84-86, 145, 146, 289, 290, 299, 325]. Определение величин 

этих напряжений может дать полезную информацию проектировщикам и позволит мини- 

мизироватъ возможные разрушения связей при указанной динамической нагрузке.  

Установим величины касательных напряжений, вызывающих деформацию стен в 

горизонтальном направлении, поскольку эти напряжения более опасны. 

В расчетной модели соединения между наружной и внутренней стенами по высоте 

здания заменяются равномерно распределенными податливыми связями, а масса здания 

по высоте принимается равномерно распределенной (рис. 6.2). 

Динамические уравнения колебаний поперечных и продольных стен представим в 

следующем виде: 
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              (6.21) 

где ),( tx  - искомое динамическое касательное напряжение; ),(1 txy  и ),(2 txy - динами-

ческие прогибы соответственно во внутренней и наружной стенах здания; 1q  и 2q - ли-

нейный вес первого и второго элементов; c - ширина шва; D1 и D 2 - изгибная жесткость 

первого и второго элементов. 

При учете соответствующей зависимости между перемещением сдвига и касатель- 

ным напряжением будем иметь: 

cc txtxytxyK  ),()],(),([ 12  ,    (6.22) 

где cK - коэффициент жесткости связей сдвига в горизонтальном направлении. 

Решение системы дифференциальных уравнений (6.21) можно привести к реше-

нию одного дифференциального уравнения. Для этого, разделив первое уравнение (6.21) 

системы на 1D , а второе - на 2D , вычитая от первого второе, с учетом известного соотно- 
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[193] и условия (6.22) получим 
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 Для решения дифференциального уравнения (6.23) воспользуемся методом Фурье. 

Для этого ),( tx  представим в виде 

        
)()(),( txtx   .                                              (6.24) 

 Подставляя ),( tx  в (6.23) и отделив переменную, получим 
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 Таким образом, вместо уравнения (6.25) будем иметь 

     

 
 

 
 
















0,

,0

2

2

2

4

4

4

tν
dt

td

x
dx

xd

i

i







               (6.26) 
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 Интегрируя первое дифференциальное уравнение и используя следующие гранич-

ные условия: 
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находим 
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где  
HHsh

HHch
n

ii

ii
i





sin

cos




 , а 1 определяется из условия .01cos HHch ii   

Поскольку уравнения (6.26) и (6.27) линейные, то целостность решения частичных 

интегралов этих дифференциальных уравнений с учетом зависимости (6.25) имеет вид 

],cossin[])sin(cos[),(
1

tvBtvAxxshnxxchtx iiii

i

iiiii 




       (6.29) 

где iA и iB  определяются из следующих начальных условий: 
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     (6.30) 

Здесь K0 - коэффициент жесткости основания грунта; V0 - начальная скорость, переда-

ваемая зданию от основания. 

 Из первого уравнения (6.30) получим Bi = 0, а из второго: 
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 Учитывая ортогональность нормальной функции  x , определим Ai из следующе-

го выражения: 
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 Подставляя значения iA  и iB  в уравнение (6.29), для динамических срезывающих 

напряжений получим 
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Рис. 6.3.  Закономерности изменения сдвигающих напряжений 
при колебании здания 

 
Результаты численных расчетов, выполненных для высотных крупнопанельных 

зданий (14 этажей) в плане прямоугольной формы, показали, что учет трех форм колеба-

ний практически достаточен [36, 221, 288] (рис. 6.3). 

 

6.3. НАПРЯЖЕНИЯ В СТЫКОВЫХ СОЕДИНЕНИЯХ НЕСУЩИХ СТЕН 

КРУПНОПАНЕЛЬНОГО ЗДАНИЯ ПРИ ПРОДОЛЬНОМ ДИНАМИЧЕСКОМ 

ВОЗДЕЙСТВИИ НАГРУЗКИ С УЧЕТОМ ВЛИЯНИЯ ОСНОВАНИЯ 

 

 

При динамическом воздействии нагрузки, в зависимости от возникающих напря-

жений и деформаций, отдельные части крупнопанельного здания находятся в различном 

напряженно-деформированном состоянии [106, 203].  

Здание, подвергнутое действию интенсивной динамической нагрузки, вначале ис-

пытывает упругую, а затем - пластическую деформацию и при достаточной интенсивнос-

ти нагрузки разрушается [143, 152, 323, 324, 327, 355].  

Согласно постановке проблемы, рассмотрим установление динамических нормаль-

ных напряжений в горизонтальных стыковых соединениях стен при внезапном продоль- 



 169 

ном воздействии нагрузки. При этом принимаем, что на каждом этаже упругие волны воз-

буждают динамические усилия, которые впоследствии вызывают отрыв в стыках стен.  

При этом основное внимание уделяется напряжению в стыках-связях, поскольку 

совместная работа элементов (панелей) обеспечивает надежную связь панелей. Рассмат-

ривается случай, когда возмущающая динамическая сила направлена по продольной оси 

здания [81].  

Расчетная модель задачи представлена на рис. 6.4. Принимается, что по попереч-

ному сечению возбуждающие напряжения распределены равномерно.  

h

h

H

tR

 

Рис. 6.4. Расчетная схема определения напряжений в стыковых  

 соединениях несущих стен крупнопанельного здания 
 

В ряде практических задач при определении динамических напряжений в сечениях 

здания в контакте с основанием - упругой средой,- важное значение имеет учет сжимае-

мости стены [152].  

Решение задачи о перемещении стены на границе упругое основание - полупрост-

ранство сталкивается с серьезными математическими трудностями. В этом случае жела-

тельно совместное рассмотрение уравнения Ламэ как для полупространства, так и для 

упругой стены при смешанных граничных условиях [172, 203]. Обычно не всегда удается по- 
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лучить строгое решение, удобное для практического применения.  

В рассматриваемой задаче реакцию упругой заделки удобно выразить в виде 

            tRtRtHUbEtHUbK ooooo cos,2,2  ,                              (6.34) 

где  tU ,0  и  tU ,0  - скорость и перемещение нижнего конца стен крупнопанельного зда-

ния; оK - коэффициент вязкости; оE - модуль деформации грунта основания; H и b - соот-

ветственно высота и ширина здания. 

Движение (перемещение) из состояния равновесия под воздействием возмущаю-

щей силы )(tR , приложенной в сечении 0x , будет  
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                                               (6.35) 

при следующих граничных условиях:  

1) при 0x   -  
 

0
,0






x

tU
; 

2) при 
 

     ,,2,2
,

tHUbEtHUktR
x

tHU
AE oooHxо 






                                       (6.36) 

где  txU ,  - продольное смещение сечений здания; ooEC / - скорость продольных 

волн здания; oE и o - модуль деформации и плотность грунта; A - площадь поперечного 

сечения здания.  

Для деформации стены имеем 

        
 
x

txU
EAtxUCtR p






,
, .                                                (6.37) 

Здесь 
p

C - жесткость стен здания, определяемая выражением   

             21

2




bE
Cp ,                                                          (6.38) 

где E - модуль деформации стен крупнопанельного здания;  - коэффициент Пуассона 

материала стен. 

Граничные условия будут:  



 171 

1) 0x ,      
 

;0
,0






x

tUo  

2) Hx  ,      
 

0
,

, 





x

tHU
EAtHUC op .                                             (6.39) 

Таким образом, уравнение (6.34) можем представить в виде 

                             .cos)2(,, tbKRtHU
K

E
tHU ooo

o

o
o       (6.40)    

Обозначив ,
o

o

K

E
 o

o

o R
bK

R


2
 и интегрируя (6.40), будем иметь 

 





  


dtteRCetHU
dt

oo
dt

o


cos,   

или  

                                   tt
R

eCtHU ot
oo 



 sincos,
22




 
.   (6.41) 

Для определения оC  воспользуемся начальным условием: 

       0t ,    стo UHU 0, - статическое перемещение основания здания. 

Используя (6.40) и (6.41), получим  
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R
UC  .                                              (6.42) 

С учетом значения oC определим величину  tHUo , : 
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                  (6.43) 

Для решения уравнения перемещения здания рассмотрим уравнение (6.51). Реше-

ние дифференциального уравнения ищем методом Фурье [156] в виде 

                                                          ., tTxXtxU                                                    (6.44) 

Подставляя (6.37) в (6.35), получим 
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Разделив его на    tTxX , получим 
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Решая дифференциальные уравнения (6.45), получим 

                CKtBCKtAtT sincos1  ,                                                (6.46) 

  .sincos KxDKxCxX                                                    (6.47) 

Используя граничное условие 
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, находим 0D , а из (6.35)-(6.37) -
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Итак, частное решение  txU ,  будет  

  tKBtKAtxU nnnnn sincos,  , 

 nKKKK ...,,,, 321  
- корни уравнения, общее решение которого представляет собой сум-

му всех частных решений:  

    xKtCKBtCKAtHU n
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nnnn cossincos,
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 .                         (6.49) 

Для определения постоянных n
A  и n

B  используем следующие начальные условия:  

1) 0t ,    00, HU  и  2) Hx  , 
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Из первого начального условия (6.50) следует 0
n

A , а из второго находим 
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в виде  

(6.45) 
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                                            HxKbV
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nno ,0cos
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  ,                                          (6.51) 

затем умножив (6.51) на величину xKncos
 
и интегрируя в интервале  Н,0 , для коэф-

фициента nb  получим 
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                                                   (6.52) 

Обратной подстановкой с использованием второго начального условия для коэф-

фициента n
B  получим 
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 .                                             (6.53) 

Таким образом, результатом решения дифференциального уравнения (6.49) явля-

ется ряд 
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где oV  из (6.43) равно  
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Полагая, что ряд является равномерно сходящимся к непрерывной функции 

 txU , , можем дифференцировать его почленно и получить выражение для напряжения: 
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Максимальное значение напряжения на основании здания будет при Hx  , т.е.  
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Здесь нас больше всего интересует значение напряжения на основании первого 

этажа здания при отражении волны, поскольку тогда возникает растягивающее напряже- 
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ние, которое может при ударе оторвать первый этаж.  

Следовательно, при Hx  ( H - высота этажа) получим  
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               (6.58) 

Условие отрыва последнего этажа будет  

             
    ,, расtH                            (6.59) 

где  рас - допускаемое напряжение при растяжении раствора стыка между этажами.  

Таким образом, полученная функция напряжения  tx,  дает возможность прове-

рить условие прочности между этажами крупнопанельного здания при ударе.  

 

6.4. ПРИБЛИЖЕННЫЙ МЕТОД РАСЧЕТА КРУПНОПАНЕЛЬНОГО ВЫСОТНОГО 

ЗДАНИЯ ПРИ ПРОДОЛЬНОМ ДИНАМИЧЕСКОМ ВОЗДЕЙСТВИИ НАГРУЗКИ С 

УЧЕТОМ УПРУГИХ СВОЙСТВ МАТЕРИАЛА ЗДАНИЯ И ОСНОВАНИЯ 

 

Разработка теории установления закона напряжений в зоне монтажных швов сте-

новых панелей при внезапной горизонтальной нагрузке - чрезвычайно важная задача, 

поскольку в результате теоретических исследований установлены определенные недос-

татки в типовых проектах домов, относящихся к домам с типовым соединением несущих 

стеновых панелей.  

В ряде работ по исследованию сварных панелей многоэтажных зданий при удар-

ной нагрузке на сдвиг, растяжение и изгиб от сейсмического воздействия установлено, 

что разрушение соединений панелей во всех случаях происходило в связях анкера с бето-

ном [92, 198, 290]. 

По результатам исследований в АрмНИИСА [283] установлено, что после импуль-

сивных и статических воздействий на поперечные и продольные стены в первую очередь 

разрушаются стыковые соединения. 

Вышеизложенное требует проведения экспериментально-теоретических исследо-

ваний относительно статических и динамических нагрузок крупнопанельных зданий с 



 175 

целью внесения необходимых корректировок в нормы сейсмического домостроения в 

связи с повышением их этажности. 

Результаты решения дифференциальных уравнений по теории расчета крупнопа-

нельного высотного здания при продольном динамическом воздействии нагрузки с уче-

том упругих свойств материала, здания и основания, при ряде допущений, в достаточной 

степени соответствуют экспериментальным данным [106, 203]. Поэтому, во избежание 

многих ненужных осложнений, для решения дифференциальных уравнений нами предла-

гается приближенный метод теории расчета рассматриваемой задачи [332].  

При расчете высотного здания на устойчивость к продольным динамическим 

нагрузкам в случае контакта с упругим основанием (средой) важное значение имеет учет 

сжимаемости материала здания. 

Для решения поставленной задачи воспользуемся разработанной расчетной схе-

мой (рис. 6.5).  

H

tP

2a 2a

tR

PK

 

Рис. 6.5. Расчетная схема здания и основания 
 

В этой схеме упругая среда принимается как упругое полупространство. Решение 

такой задачи связано с серьезными математическими трудностями, поскольку в этом 
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случае необходимо совместное рассмотрение уравнений Ламэ как для полупространства, 

так и для зданий при смешанных граничных условиях. Поэтому рассматривается прибли-

женное решение данной задачи, основанной на известных задачах строительной меха-

ники. 

Для доступных рассуждений реакцию упругой среды примем в виде обобщенной 

гипотезы плоского отражения. 

При этих условиях реакцию упругой заделки в основание представим в виде [286]:
 

      ,,0,0 tCVtVKtR       (6.60) 

где    tVtV ,0,,0
 - скорость и перемещение основания здания; K  и C - коэффициенты, 

характеризующие сопротивление и жесткость упругой заделки основания здания. 

Движение (перемещение) здания при продольном ударе происходит под воздей-

ствием возмущающей силы  tP , приложенной в сечении 0x : 
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(6.61) 

Примем следующие граничные условия: 
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               (6.62) 

где  tV ,0  - продольное движение (смещение) сечения стены здания; 
с

сЕ
a


 - скорость 

продольных упругих волн в стене; 
cE и c - соответственно модуль деформации и плот-

ность материала стены; 
cA
 
- площадь горизонтального сечения стены. 

Для решения уравнений воспользуемся принципом Даламбера и принципом вирту-

альных перемещений. При этом объективно предположить, что вертикальное перемеще-

ние здания допустимо представить в виде 

        ,, 1 xXtUtUtxU o 
            (6.63) 
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где  tUo  
- перемещение основания здания;

 
 tU1 - перемещение здания;

 
 

H

x
xX

2
sin


 - пер-

вая фаза продольных колебаний здания. 

Для определения неизвестных перемещений  tUo  
и  tU1 составим еще два уравне-

ния. 

В процессе перемещения здания под воздействием заданной динамической нагруз-

ки каждая элементарная масса dxc  будет загружена силами инерции, работу которых 

необходимо учесть при вычислении суммы работ всех сил на виртуальных перемещени-

ях системы. 

Рассмотрим работу от приложенных к системе инерционных сил при поступа-

тельном вертикальном, виртуальном смещении здания :oo CU   

              

       

H
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ooccин dxUxXtUtUAW  1


 

- работа сил инерции. 

Подставляя значение  xX  в последнее выражение и интегрируя его, получим 
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1 ooccин UHtUtUAW 


 







 

   (6.64) 

Соответствующая работа от внешних сил имеет вид 

                 
     ,oвнш UtRtPW                           (6.65) 

где  tP  - динамическая сила, передаваемая от упругого полупространства;  tR  - реакция 

заделки основания. 

Учитывая значение массы здания ccHAm 0  и приравнивая сумму работ на 

виртуальном перемещении oU
 
к нулю, из (6.64) и (6.65) получим первое дифференци-

альное уравнение: 

      
       .

2
1 tRtPtUmtUm o  


                (6.66) 

Аналогичным образом, рассматривая виртуальную работу сил в упругом верти-

кальном смещении сечения на возможное перемещение  ,11 xXCU   находим  
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                            (6.67) 

Таким образом, для определения неизвестных функций  tUo  и  tU1  имеем сле-

дующую систему дифференциальных уравнений: 
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                               (6.68) 

Реакция упругого основания задана соотношением (6.60), поэтому второе уравне-

ние из системы (6.68) также представим в удобном для решения виде 

                     
         .

2
1 tPtUmtCUtUKtUm ooo 


               (6.69) 

Для определения перемещения здания при его колебаниях, предварительно приняв 

его как жесткое тело, уравнение (6.69) примет следующий вид: 

       ,tPtCVtVKtVm ooo       (6.70) 

где  tP  - действующая динамическая сила, передаваемая от упругого полупространства: 

         

    ,
1

;
2
o

oo
Pop

v

AE
KtVKtP


                                    (6.71) 

где oE и ov  - соответственно модуль деформации и коэффициент Пуассона материала ос-

нования; oA - площадь сечения стены здания;  tVo  
- смещение основания здания. 

Учитывая (6.71), уравнение (6.70) примет вид 

         
       tVKtCVtVKtVm oPooo   .                       (6.72) 

Преобразуя его, будем иметь 

                                
      ,02 2  tVtVntV oooo 

               (6.73) 

где  .,2 2

m

KC

m

K
n P

o


   

Интегрируя дифференциальное уравнение (6.73), получим 
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   ,cossin 21 tCtCetV nt

o   
                 (6.74) 

где .22
on    

Постоянные 1C  и 2C  можно определить из следующих начальных условий: 

 

  ,0,0)2

,0,0)1

oo

oo

VVt
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где o - перемещение основания; oo V
E

H ;
2

2
  - скорость действия нагрузки. 

Из первого начального условия получим 

    
.2 oC                   (6.75) 

Для использования второго условия определим  :tVo
  

      .sincos 1221 tnCCtnCCetV nt
o   

 

Учитывая второе условие, находим 

        
 .1

1 oo nVC 


 
                             

    (6.76) 

Таким образом, для  tVo  окончательно получим 

                       

  .cossin 
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nV
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              (6.77) 

Поскольку 1C  и 2C  известны, то, используя (6.71) и (6.74), представим динамичес-

кую действующую нагрузку в виде 

          .cossin 21Р tCtCeKtP nt   
               (6.78) 

Для определения величины реакции основания  tR  уже можно использовать вы-

ражение (6.60):  

                          

       

     .cossinsin

cos,0,0
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tnCCetCVtVKtR nt
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(6.79) 

Преобразуя его, будем иметь 
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                     .sincos 1221






   tCCCKtnCCKetR nt               (6.80) 

С учетом значений 1C и 2C  из (6.76) окончательно получим 
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     (6.81) 

Далее путем совместного решения уравнений системы (6.68) относительно  tU1  

получим 
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               (6.82) 

где  .
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                                                                                                    (6.83)                                                                 

Для определения    tPtR   используем (6.78) и (6.80): 

               .sincos 1221 tCKCCKtCKCCKetPtR PP
nt   

  (6.84) 

Подставляя (6.84) в (6.82), получим 
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    (6.85) 

где 
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                (6.86) 

Интегрируя (6.85), получим 

                      ,cossin 1211 tUtBtBtU                  (6.87) 

где  tU1  - частное решение дифференциального уравнения (6.87). 

Принимая    tDtDetU nt  cossin 211  
, из (6.84) находим 
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                            (6.88) 

Из системы уравнений (6.88) получим 
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                                 (6.89) 

Тогда для  tU1  получим 

                 .cossincossin 21211 tDtDetBtBtU nt   
        (6.90) 

Для определения  tUo  воспользуемся уравнением (6.66): 
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     (6.91) 

Дважды интегрируя выражение (6.91), получим 
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Зная значение     tPtR   из (6.84) и принимая из условия задачи 021  KK , а 

также дважды интегрируя его, находим 
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Поскольку      
H

x
tUtUtxU o

2
sin, 1


 , то, учитывая значение  tU1  из (6.90), находим 

(6.92) 

(6.93) 
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В (6.94) остается определить только постоянные 1B  и 2B . 

Используя начальные условия: 
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              (6.95) 

определим постоянные 1B  и 2B : 
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Зная значения 1B  и 2B , из (6.109) с помощью функции  txU ,  становится возмож-

ным изучение продольного колебания здания при динамическом воздействии нагрузки 

 tP . 

Таким образом, получены основные аналитические выражения в виде уравнений 

для определения: 

а)  продольного перемещения здания от динамического действия нагрузки (6.94); 

б)  реакции основания (6.79); 

(6.96) 

(6.94) 

(6.97) 
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в)  действующей динамической нагрузки (6.78); 

г)  величины постоянных интегрирования (6.75), (6.76), (6.89), (6.96), (6.97). 

Для доведения поставленной задачи до логического конца получение аналитичес-

ких выражений изложим в следующей последовательности. 

Уравнения продольного перемещения здания от динамического действия нагрузки 

в общем виде:  
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Следует отметить, что при рассмотрении колебаний здания не учтено влияние дис-

сипации энергии, что объясняется ее незначительностью в данной задаче. 

 

6.5. НАПРЯЖЕННО-ДЕФОРМИРОВАННОЕ СОСТОЯНИЕ ПРОДОЛЬНЫХ НЕСУЩИХ 

СТЕН И СТЫКОВ МЕЖДУЭТАЖНЫХ ПЕРЕКРЫТИЙ КРУПНОПАНЕЛЬНЫХ             

ЗДАНИЙ ПРИ ВОЗДЕЙСТВИИ ДИНАМИЧЕСКОЙ НАГРУЗКИ 

 

Исследованиями установлено, что во время землетрясений под воздействием сейс-

мических сил самыми опасными местами в конструкциях крупнопанельных зданий явля-

ются их соединения, к числу которых относятся стыки соединений продольных стен и 

междуэтажных перекрытий [14, 32, 86, 87, 89, 90, 130, 155, 203, 270, 274, 276, 280, 295, 

322]. 

Все это является результатом того, что после динамического удара элементы, 

имеющие разные массы и твердости, подвергаются разным поперечным и продольным 

колебаниям, вследствие чего стык, в свою очередь, подвергается недопустимым дефор-

мациям - сжатию и растяжению, нарушающим общую устойчивость здания [3].  

Расчетная схема рассматриваемой задачи представлена на рис. 6.6.  

После динамического удара в стыке несущей стены и междуэтажного перекрытия 

возникают следующие деформации:
  

                  
 ,..  смперсмпр                             (6.98) 

где стпр. - изгибная деформация продольной несущей стены от динамического удара; 

.пер - продольное перемещение междуэтажного перекрытия; см - деформация смятия  

9)

  

10)

  

11)
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Рис. 6.6. Расчетная схема продольных стен и междуэтажных перекрытий 

 

стыка продольной стены и перекрытия. 

Поскольку при динамическом ударе в междуэтажном покрытии возникают про-

дольные деформации, то их колебания можно представить следующей известной форму-

лой: 

     ,0,,  txUAtxUEA                   (6.99) 

где  txU ,  - продольное перемещение панели покрытия; E - модуль деформации покры-

тия; A - площадь поперечного сечения покрытия;  - плотность материала покрытия. 

После преобразования уравнения (6.43) получим 

        
   txUCtxU ,, 2  ,                            (6.100) 

где 


E
C  - скорость колебания продольной волны.   
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Краевые условия задачи следующие: 
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       (6.101) 

Начальные условия будут 
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                                  (6.102) 

где  - ширина панели перекрытия; 0V - скорость удара. 

Для интегрирования уравнения (6.100) удобно пользоваться методом Фурье. При-

нимаем 

                                                         ,, xXtTtxU                         (6.103)  

где функция  tT  зависит только от времени t , а функция  xX  - только от координаты x . 

Подставляя величину  txU ,  из уравнения (6.103) в уравнение (6.100) и отделяя 

дифференциальные уравнения, получим 
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Интегрируя дифференциальные уравнения (6.104) и (6.105), получим 

                        ,sincos CKtBCKtAtT                   (6.106) 

          .sincos KxDKxCxX                                    (6.107)  

Подставляя в уравнение (6.107) 1-ое и 2-ое граничные условия, получим 

        

 
  ,0cossin

00






 xx

KxDKKxKC
x

xX
                      (6.108) 

т.е. получим ,0D и из второго условия:  

(6.104) 

 

(6.105) 
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.
EA

KtgK


                     (6.109) 

Поскольку корни уравнения (6.109) ,...,,,, 321 nKKKK
 
следовательно, частное ре-

шение для функции  txU ,  будет  

     
    .cossincos, xKtCKBtCKAtxU nnnnnn                 (6.110) 

Общее решение представляет собой сумму частных решений: 

   

    .cossincos,
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n

nnnnn xKtCKBtCKAtxU              (6.111)  

Для определения постоянных интегрирования nA  и nB  воспользуемся начальными 

условиями задачи. 

Подставляя первое условие из (6.102) в (6.110), получим 0nA . Подставляя вто-

рое начальное условие сначала в уравнение (6.111), затем дифференцируя его по t  и под-

ставляя 0t ,  
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VKxKCCKB
t
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n  

получим
    

      

.cos
1

0





n

n VKxCKB                                     (6.112) 

Для определения постоянной nB  разложим скорость 0V  в ряд, состоящий из функ-

ции xKB nn cos  для ортогональной области  ,0 . 

Поскольку при ji    


0

,0coscos dxxKxK ii  следовательно 0V  можно представить  

в виде следующего ряда:  







1

0 .cos
n

nn xKBV      (6.113) 

Для определения величины nB  из (6.56) умножим обе стороны уравнения (6.113) 

на функционал xKncos  и, интегрируя в пределах  ,0 , получим   
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      (6.114) 

Подставляя величину nB  в (6.113) и используя (6.112), определим величину nB :  
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                         (6.115) 

Имея конечное значение величин nA  и nB , из уравнения (6.111) получим уравне-

ние колебания, возникаемого от перемещения: 
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            (6.116) 

Для определения величины динамического нормального напряжения воспользуем-

ся следующей известной зависимостью: 

   
 

.
,

,,
x

txU
EtxEtx




       (6.117) 

Дифференцируя функцию  txU ,  из уравнения (6.116) и подставляя ее в уравнение 

(6.117), получим  
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     (6.119) 

Для определения величины напряжения в стыке примем x  , тогда  
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    (6.120) 

Для решения задачи необходимо определить величину nK . Для этого воспользу-

емся уравнением (6.109), заменяя K  на nK :
 

.
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tgKK nn


       (6.121) 

Поскольку  ,см.   покстпр  то определим величины этих деформаций в  
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отдельности: 

1) стпр.   можно определить следующей приближенной формулой: 

,
192

3
д

.
ст

стпр
EJ

hN 
  

где дN - динамическая нормальная сила; h  - высота одного этажа; стJ - момент инерции 

сечения стены; 
12

3

с

Bb
J т   ( B - расстояние между поперечными стенами); 

2) ;д
.

EA

N
пер


   bBA  ; 

3) поскольку определение см приводится к определению контактной деформации, то 

при воздействии динамических нагрузок удобно пользоваться формулой Герца:  
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стенаm  и перm  - массы несущей стены и междуэтажного перекрытия; K - коэффициент, 

определяемый выражением 
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Для определения дN - можно пользоваться величиной  t,  из уравнения (6.120): 

      ,,д AttN   где   ;bBA   

   .дд tNtN max   

Имея величину  , из  (6.121) определим nK : 

;
EA

KtgK nn


   ....,,3,2,1 nn   



 190 

Поскольку нас интересует величина удара, возникаемая после первой наибольшей 

волны, то в бесконечном ряде можно ограничиться только первым членом ряда, прини-

мая .1n  

Таким образом, имея значение 
I
nK (при n = 1) и подставляя его в формулу (6.120), 

можем определить величину динамического напряжения в стыке:  
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(6.122) 

 

6.6. НАПРЯЖЕНИЯ В СТЫКОВЫХ СОЕДИНЕНИЯХ КАРКАСА ВЫСОТНОГО      

КРУПНОПАНЕЛЬНОГО ЗДАНИЯ, ВОЗНИКАЮЩИЕ ПОД ДЕЙСТВИЕМ 

ДИНАМИЧЕСКИХ НАГРУЗОК 

 

 Одной из важнейших задач в теории расчета элементов высотных крупнопанельных 

зданий является определение напряжения в стыковых соединениях каркаса зданий при 

динамическом воздействии нагрузки [75, 89, 90, 106, 131, 135, 171, 203, 280, 295].
 

 В настоящее время стыки каркасов высотных крупнопанельных зданий формиру-

ют путем различных видов соединений. Для их прочностного расчета допускается работу 

конструкций стыков представить в обобщенном виде, т.е. деформации стыков имитиру-

ются дискретными связями, посредством которых перемещения представляются в прост-

ранственных координатах  x, y, z (рис. 6.7). 
  

Для расчета коэффициенты жесткости в стыковых соединениях в направлениях   

1-5, 2-5, 3-5 и 4-5 обозначим через  4,3,2,1iKi  (дискретные стержни соединения). 

Перемещение i -й точки стыка примем iii zyx ,, . Для решения этой задачи воспользуемся 

функцией Лагранжа для движения (перемещения) системы [187]:
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n

Nnni
i

n
i Km

L
1 2

22
1

22 ,
22

,  
        (6.123) 

где n - смещение п -й частицы из начального положения; im - масса i -го дискретного 

стержня. 
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Рис. 6.7. Расчетная схема стыкового соединения 

 

Введем также координаты равновесного положения п -й частицы системы –

lnn  , где l - длина стержня, соответствующая равновесному состоянию системы.  

Систему уравнений Лагранжа представим для стержней Nn ....,,1
 
в отдельности: 

при 1n :  
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              ,02 211   Km                             (6.124) 

при 1....,,3,2  Nn : 

      .02 11   nnnn Km                  (6.125) 

Эквивалентная система уравнений для Nn ...,,3,2,1  при дополнительном усло-

вии 010  N
 
имеет вид 

            
  .02 11   nnnn Km                            6.126)  

Пользуясь вышеизложенными условиями, для нашей задачи функцию Лагранжа 

можно представить в виде 

                             
         ,,, iLzLyLxLzyxL                       (6.127) 

где  iL 
 
есть матрица: 
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L i                        (6.128) 

Тогда для характерных точек на стержнях 1, 2, 3, 4 и 5 согласно (6.123) будем 

иметь 
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Выразив функцию колебаний стыка через обобщенные координаты iq : 

       
 ,cos iiii tAq                       (6.130) 

где i - частота колебаний i -й точки стержня; i - начальная фаза; iА - амплитуда колеба-

ний, получим 

             

,;
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ii

i
i

i

i
i

m

K







      (6.131) 

im - приведенная масса элементов системы. 

Для нашего случая имеем  

(6.129) 
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.
2

321
i

i

m

K
                    (6.132) 

Векторы нормальных колебаний для рассматриваемых точек 1, 2 и 3 будут 
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Остальные векторы нормальных колебаний должны быть ортогональны к вектору 

(6.133), поэтому 

                    

 .cos 5,45,45,45,45,4  
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r               (6.134) 

Поскольку 

                                 
  ,,,,, 43215,4 rbaaaar                             (6.135) 

где ,4321 aaaaa   то имеет место условие ортогональности: 

      .0,,, 321  rrrrrr      (6.136) 

Подставляя вектор (6.134) в уравнение смещения для первой и пятой частей и учи- 

(6.133) 
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тывая (6.124) и (6.125), получим 
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              (6.137) 

Следовательно, для определения величин «a» и «b» и частоты 
5,4  получим  
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                           (6.138) 

Совместно решая (6.138), находим 5,4 : 
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                 (6.139) 

Таким образом, для 5,4r окончательно находим 
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 tAr              (6.140) 

Подставляя вместо yx,  и z , получаем колебания (перемещения) по осям 

zyx ,, . 

Таким образом, в системе будут всего три различные частоты: 

m

K2
1 

 
- десятикратно выраженная и две - трехкратно выраженные: 

                                               
  .532

5,4
m

K
                  (6.141) 

Итак, чтобы определить величины напряжений в стыках в направлениях yx, и z , 

необходимо определить относительные смещения точек i и 5: 

 .5  ii  

Используя линейную зависимость между напряжениями и деформациями, получим 
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  ,5 iii KK    

Для максимальных значений напряжений имеем 

  ,max 5 iii AKAAK    

где iA - амплитуда смещения. 

 

6.7. ОЦЕНКА СЕЙСМОСТОЙКОСТИ КРУПНОПАНЕЛЬНЫХ ВЫСОКОЭТАЖНЫХ 

ЗДАНИЙ МЕТОДОМ ТЕОРИИ ВЕРОЯТНОСТИ И МАТЕМАТИЧЕСКОЙ СТАТИСТИКИ 

 

Трудность аналитического установления сейсмостойкости зданий состоит в том, 

что сейсмические силы по своему характеру - случайные процессы, поэтому при оценке 

сейсмостойкости зданий результативным может быть применение метода теории вероят-

ностей и математической статистики. Такие эксперименты были проведены группой ис-

следователей, среди которых примечательны работы Г. Хаузнера [345], И.И. Гольденбла-

та и В.А. Быховского [55], В.В. Болотина [34]. Однако в проведенных экспериментах пе-

ремещения (вибрации) зданий определялись как результат равномерного движения. В на-

стоящей же задаче делается попытка определить сейсмостойкость здания с учетом его 

вращений и угловых деформаций при перемещении [4]. 

В расчетной системе (рис. 6.8) перемещения определяются в декартовых коорди-

натах (х1, х2, х3). Принимается, что система представляет собой линейное упругое тело.  

Слагаемые объемной силы обозначим через Xj(х1, х2, х3), а векторы упругих пере-

мещений - Uj(х1, х2, х3). Дифференциальные уравнения статических перемещений в на-

правлении трех осей можно выразить в следующей общей форме: 

  ).3,2,1(),,,(),,( 321321  jxxxXUUUL jj    (6.142) 

Слагаемые ускорения перемещения основания здания в направлении осей обозна-

чим через aj(t), а слагаемые ускорений угловых деформаций вокруг осей -  tj . Пренебре- 

гая величинами перемещения Uj (по сравнению с геометрическими величинами здания), 

слагаемые ускорения для произвольной точки здания будут  
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Рис. 6.8. Схема для расчета величин, составляющих перемещения  

от землетрясения 
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                                                (6.143) 

Учитывая (6.143), уравнения движения здания можно представить в виде 

                                      

),3,2,1(),,(
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321 

















 j
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U
aρxxxX

j
jjj                   (6.144) 

где ρ - плотность массы здания. 

Величины слагаемых aj определяются выражениями (6.143), а величина перемеще-

ния Uj   дается следующей функцией: 

             
   ,,,),,,( 321321 xxxtftxxxU jkkj                   (6.145) 
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где fk(t) - обобщенные координаты в зависимости от времени;  321 ,, xxxjk  - собствен-

ные функции, которые должны удовлетворять уравнениям 

)3,2,1(0),,( 2

321
 jρL

jkkkkk
j                         (6.146) 

где k - частота собственных колебаний здания.  

Учитывая свойство ортогональности функций, однородное граничное условие бо-

ковой поверхности здания будет 

                  
 

V

kdVρ
kkk

),(,0)(
332211




                      (6.147) 

где V - объем здания. 

 Подставляя (6.145) в (6.142), а (6.146) и (6.147) как правую часть, пользуясь (6.143) 

и (6.144), для обобщенных координат получим следующее дифференциальное уравнение: 
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     (6.148) 

где Qk (t) - обобщенные силы, определяемые формулой  
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(6.149)  

Формулу (6.149) можно представить в упрощенном виде, приняв следующие обоз-

начения [19, 20]:  
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В результате получим 
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 Несущими конструкциями крупнопанельных высокоэтажных зданий являются 

пространственные железобетонные каркасы. Поэтому для упорядочения местоположения 

многочисленных точек системы относительно начальной точки высоты расчетной систе-

мы обозначим их координатой s. Следовательно, частная функция  321 ,, xxx
jk

  в зависи-

мости от координаты s будет  s
jk

 , линейная масса здания -  sm ,  а сосредоточенная 

масса в точке s = sj будет Mi.   

 Используя новую координату (s), выражения (6.150) и (6.151) примут следующий 

вид: 
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        (6.153) 

 

.

)(

)(

)(

))((

1

3

1

2
3

1

2

1

3

1

2
3

1

2

,12,21
,12,21

i

jkjk

i
kjjkjj

i

jkjk

kjjkjj

jk

SS

n

i j

i

j

SS
i

SS

n

i j

i

j

Mdssm

M

Mdssm

dssm


 




 

 



 














































































  (6.154) 

 Следует отметить, что в этих уравнениях не учтены внутренние силы трения в 

швах стен здания. При необходимости, их можно учесть, если в уравнении (6.148) учтем 

обобщенные скорости. В этом случае уравнение примет следующий вид: 

                             

  ),(Q)(2)( ttftftf kkkkkk   

            

              (6.155) 

где k - коэффициент затухания в зависимости от сил трения швов стен здания.  

Дальнейшие расчеты остаются те же, поскольку корреляционная функция опреде-

ляется с помощью обобщенных координат по формуле 

            21212

0 0

121 QQ)()(
1 2

  ddtttftf kjkkjjkj

t t

           (6.156) 
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)....,,2,1,( nkj   

Здесь  tj  и  tk  - функции передачи импульса. Пользуясь уравнением (6.152), корре-

ляционную функцию )(Q)(Q 21 tt kj  можно выразить корреляционными функциями линей-

ного и углового ускорений: 
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            (6.157) 

 Следует учесть, что составляющие ускорения   ta  грунта основания здания в 

первом приближении можно представить в виде 

 ),,,...,,)(,,...,,)(()( 2121 tqqqtqqqtAta mrrr     (6.158) 

где A(t) - функция, выбираемая из акселерограммы землетрясения; q1, q2, …, qr - пара-

метры функций ускорения грунтов основания здания, а параметры qr+1, qr+2, …, q m  харак-

теризуют спектральный состав случайных функций  t .  

 Имея уравнение ускорения  ta  (6.158), его легко можно применить при многосос-

тавляющих воздействиях перемещений: 
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           (6.159) 

где Aj(t) и Bj(t) - детерминированные функции, определяемые из акселерограммы земле-

трясения; j  и j - стационарные случайные функции, также определяемые из акселеро-

грамм землетрясения методом аппроксимации: 

        
.)(;)(

)0()0( tc

jj
tc

jj
jj ee BtBAtA


                (6.160) 

Для функций  tj и  tj  имеем 
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где 
jjjjjjj

ΘkcBА ,,,,,, 00   - параметры землетрясения.  

(6.161)

) 
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Для дальнейшего решения задачи, подставляя формулы (6.157), (6.159), (6.160) и 

(6.161) в интеграл правой части уравнения (6.156), получим выражение, составленное из 

элементарных функций, интегрирование которого не представляет математической труд-

ности. 

 Таким образом, имея fk(t) и  321 ,, xxxjk , из (6.145) можно определить составляю-

щие перемещения ),,,( 321 txxxU j . 

 

Выводы по главе 6 

 

1. Численные расчеты значения амплитуды колебания С и угла фазы колебания о  пока-

зывают, что способ усреднения при первом приближении дает значение для  tx  (6.4), 

которое достаточно близко совпадает с результатами точных решений. 

 При втором приближении получаем два нелинейных дифференциальных уравне-

ния, решение которых может быть громоздким, однако возникающие при решении 

затруднения имеют лишь алгебраический характер. 

2. Расчетная формула (6.33) позволяет определить динамические касательные напряже-

ния в соединениях несущих стен в зависимости от начальной скорости, передаваемой 

зданию.  

       Расчеты, произведенные для зданий с прямоугольным планом, показывают, что для 

невысотных зданий основными считаются те напряжения, которые соответствуют 

колебаниям первой формы.  

3. Максимальные срезывающие напряжения при внезапном действии нагрузки (6.33)  

возрастают по сравнению со статистическими значениями в среднем на 50...80 %, а 

влияние высших форм колебаний особенно сказывается в верхних сечениях, где их не- 

учет приводит к существенным погрешностям. 

     Для невысоких крупнопанельных зданий (до 6-ти этажей) основными будут напря-

жения, соответствующие первой форме колебания (рис. 6.3). 

           Разработанная теория расчета в форме уравнения (6.33) позволяет определить ди- 
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намические срезывающие напряжения в связях несущих стен в пределах 0...Н в за-

висимости от начальной скорости oV  движения грунта основания здания.  

4. Полученная функция напряжения  tH , (6.56) дает возможность проверить условие 

прочности между этажами крупнопанельного здания при ударе по продольной оси 

здания.  

Разработанная теория позволяет установить значение прочности между этажами 

крупнопанельного здания при вертикальном ударе  oV , при котором обеспечивается 

условие прочности (отрыва) для каждого этажа.  

5. По результатам расчетов установлено, что необходимо учитывать влияние упругости 

стен высоких зданий на его колебания. Вместе с тем установлено достаточно малое 

влияние упругости материала стен невысоких зданий на его колебания, поэтому стены 

приняты абсолютно жесткими. 

6. Уравнения (6.116) и (6.122), полученные для определения перемещения  txU ,  и ве-

личины динамического нормального напряжения  ,, t  возникающих под воздей-

ствием динамической силы, позволяют более точно оценить напряженно-деформиро-

ванное состояние в стыках швов продольных стен и междуэтажных перекрытий круп-

нопанельных зданий. 

7.  Для определения величины напряжений в стыках в направлениях yx,  и z  необходимо 

определить относительные смещения точек i  и 5, используя линейную зависимость 

между напряжениями и деформациями.  
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7. ПРОГРАММА, ОБЪЕКТЫ, МЕТОДИКА ПРОВЕДЕНИЯ И АНАЛИЗ 

РЕЗУЛЬТАТОВ ЭКСПЕРИМЕНТАЛЬНЫХ ИССЛЕДОВАНИЙ  

 

7.1. ЭКСПЕРИМЕНТАЛЬНЫЕ ИССЛЕДОВАНИЯ ПРИ СТАТИЧЕСКОМ  

ВОЗДЕЙСТВИИ НАГРУЗКИ 

 

Экспериментальные исследования проводились с целью потверждения достовер-

ности результатов теорий расчетов и их уточнений. 

Некоторые из рассмотренных в диссертационной работе задач по установлению 

закономерностей процессов, протекающих в сложной механической системе «здание-

основание», реальная суть которых не раскрывалась теоретическим путем, были установ-

лены эмпирическим методом, в том числе: 

1. оценка прочности, деформативности и трещиностойкости несущей диафрагмы под 

воздействием статической нагрузки; 

2. установление периода и формы свободных колебаний здания. 

В результате проведенных экспериментальных исследований стало возможным ус-

тановить реальные функциональные зависимости сложных процессов напряженно-де-

формированного состояния поперечной диафрагмы крупнопанельного здания. 

 

7.1.1. ПРОГРАММА ПРОВЕДЕНИЯ ЭКСПЕРИМЕНТАЛЬНЫХ ИССЛЕДОВАНИЙ 

 

Программа настоящих экспериментальных исследований включает комплекс за-

дач, выдвинутых результатами теории расчета устойчивости высотных зданий. Разработ-

ка теории взаимодействия напряженно-деформированного состояния системы «здание-

основание» связана с неоднородностью основания в вертикальном и горизонтальном нап-

равлениях. Неоднородность основания в статическом смысле носит случайный характер 

и решить рассматриваемую проблему разработкой соответствующей теории расчета, под-

твержденной экспериментами на физических моделях, далеко недостаточно. Такие дей-

ствительно сложные задачи требуют проведения специальных экспериментов. 
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Для установления геометрических размеров и других необходимых харастеристик 

моделируемого образца были приняты рекомендации акад. А.Г. Назарова [213]. В приня-

том моделировании для двух твердых деформируемых тел Ан и Ам соблюдены следую-

щие требования: 

- для линейных размеров 
мн ll  ; 

-   для деформаций 
мн   ; 

-   для распределенных сил и напряжений мн   ; 

- для упругих постоянных и равнодействующих распределенных сил 
мн   ; мн ЕE  ;    

мн NN 2 , 

где α - множитель подобия; 
мн  , - относительная деформация; 

мн  ,  - плотность 

материала; 
мн EE , - модуль упругости материала; 

мн NN , - продольная нагрузка.  

Известно, что возможность простого моделирования изучена достаточно полно и, 

следовательно, имеются все теоретические и экспериментальные предпосылки для при-

менения этого метода при изучении напряженного состояния составных частей зданий. 

Кроме того, применение метода простого моделирования в данном случае вполне допус-

тимо, поскольку напряженное состояние ряда составных частей, в том числе поперечной 

диафрагмы в масштабе 1:10, 1:15 и 1:20, с достаточной точностью отражает картину 

напряженного состояния фрагмента диафрагмы натуральной величины. 

 При изготовлении моделей требуется полностью сохранить проектное положение 

и выдержать геометрическое подобие не только для раствора, но и для арматуры диаф-

рагмы. 

 

7.1.2. ОБЪЕКТЫ ЭКСПЕРИМЕНТАЛЬНЫХ ИССЛЕДОВАНИЙ 

 

Диафрагмы-модели. Для получения достоверных экспериментальных данных в ка-

честве объектов нами были выбраны модели в масштабах 1:10, 1:15 и 1:20. Такой выбор 

масштабов позволяет избегать больших затрат и недостоверных результатов, имеющих 

место при использовании моделей в масштабе менее 1:20. 
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Согласно задачам исследований для экспериментальных исследований разработа-

ны и тщательно подобраны диафрагмы-модели из цементно-песчаного раствора, которые 

подвергались вибрированию на десятитонном вибростоле. 

Для проведения экспериментов были изготовлены 3 группы диафрагм-моделей, в 

каждом из них по 3 образца: 

I группа: три образца с проемами в масштабе 1:10 и размером 120x175 см (ДФ-4, ДФ-5, 

ДФ-6), соответствующие поперечным диафрагмам пятиэтажного здания. 

II группа: три образца с проемами в масштабе 1:15, размером 80x200 см (ДФ-1, ДФ-2, 

ДФ-3), соответствующие поперечным диафрагмам девятиэтажного здания. 

III группа: три образца с проемами в масштабе 1:20, размером 30x85 см (ДФ-7, ДФ-8, 

ДФ-9), соответствующие поперечным диафрагмам пятиэтажного здания. 

Все образцы диафрагм-моделей предназначались для испытания под горизонталь-

ную статическую нагрузку. 

Диафрагмы-модели в масштабе 1:10 и 1:15 были армированы продольными и по-

перечными стержнями диаметром  3 В I, а модели в масштабе 1:20 - диаметром  2 В I. 

Схемы армирования моделей представлены на рисунках 7.1, 7.2 и 7.3. 

Все экспериментальные образцы диафрагм-моделей после формования переноси-

лись в пропарочную камеру, где подвергались пропариванию в течение восьми часов 

согласно графику, ранее разработанному заводом. 

Одновременно с изготовлением образцов моделей для каждого из них были изго-

товлены по шесть штук контрольных образцов-кубиков и призм. После пропаривания на 

вторые сутки образцы, фрагменты и по три кубика и призмы к ним переносились в лабо-

раторию кафедры сопротивления материалов Национального аграрного университета 

Армении, где хранились вместе с образцами моделей до начала испытаний.  

По три кубика и призмы хранились во влажной камере лаборатории в течение 28-

ми суток, после чего испытывались для выявления прочностных и деформационных по-

казателей цементно-песчаного раствора. 

Кроме того, проводилась дополнительная проверка прочности раствора при сжатии 



 205 

 

 

 

 

Рис. 7.1. Схема армирования диафрагмы-модели пятиэтажного здания 

в масштабе 1:10  
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Рис. 7.2. Схема армирования диафрагмы-модели девятиэтажного здания 

в масштабе 1:15 
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Рис. 7.3. Схема армирования диафрагмы-модели пятиэтажного здания 

в масштабе 1:20 
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кубов, выпиленных из цельной части панелей после их испытания. Методика испытания 

кубиков и призм – обычная, применяемая для бетона и раствора.  

Исходные материалы, используемые для изготовления цементно-песчаного раст-

вора, следующие: 

- песок из Джраберского месторождения – применялись фракции размером: 4 мм – 3 %; 

2 мм – 90 %; меньше 2 мм – 7 %; объемный вес песка = 580 кг/м3.  

- цемент – использовался портландцемент марки «500».  

Состав раствора на один замес растворомешалки (220 л) принят: цемент – 20 кг, 

песок – 100 кг, вода – 44 л. 

 

7.1.3. ЭКСПЕРИМЕНТАЛЬНАЯ УСТАНОВКА И МЕТОДИКА ПРОВЕДЕНИЯ 

ЭКСПЕРИМЕНТОВ  

 

Для экспериментальных исследований поведения конструкций зданий и сооруже-

ний при статических воздействиях, как правило, требуются специальные установки, 

обеспечивающие условия испытания, соответствующие реальным условиям работы кон-

струкций. При этом для получения достоверных результатов необходимо обеспечить не-

подвижность основания испытуемого объекта. С учетом этих требований для проведения 

испытания диафрагм-моделей нами была спроектирована и изготовлена специальная 

экспериментальная установка, общий вид которой представлен на рис. 7.4.  

Экспериментальная установка для испытания диафрагм-моделей состоит из гид-

равлического пресса ГМС-20 (10), основного (6) и вспомогательных тросов (12), швелле-

ров (1), динамометра (7) и захватов. При работе пресса, перекинутый через блок (8) ос-

новной трос (6), конец которого закреплен на подвижном столике (9), натягивается и соз-

дает горизонтальное усилие, измеряемое силоизмерительным устройством пресса (11). 

Кроме того, для контроля показаний силоизмерительного устройства посередине 

главного троса (6) был установлен динамометр (7). Другой конец троса соединен с верти- 

кально установленным швеллером-траверсой (5), который в свою очередь соединен вспо-

могательными тросами (12) со швеллером (1), установленным с тыльной стороны попе-



 

 

 

Рис. 7.4. Общий вид установки для испытания диафрагм-моделей 

2
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речной диафрагмы-модели (4). На этом швеллере приварены арматурные стержни по вы-

соте, соответствующей уровням междуэтажных перекрытий зданий, через которые соз-

даются равные усилия на испытуемый образец. 

Поперечная диафрагма-модель была установлена в желоб (2), состоящий из четы-

рех швеллеров, прикрепленных к фундаменту анкерными болтами. Желоб заполнен 

утрамбованным крупнозернистым песком, имитирующим грунтовое основание в естест-

венных условиях. Образец-модель металлическим стержнем (ось) (3), пропущенным че-

рез центральное отверстие в его нижней части, соединен со швеллерами желоба. 

Для измерения деформаций в горизонтальных сечениях образца на заранее подго-

товленные поверхности по схеме были приклеены проволочные тензодатчики базой 20 мм, 

сопротивлением 200 ом, по восемь штук с каждой стороны - по краям и по концам 

проемов. 

Для измерения перемещений и углов поворота были использованы индикаторы 

часового типа, ценой деления 0,01 мм, по три штуки с каждой стороны. Схема располо-

жения измерительных приборов показана на рисунках 7.5 и 7.6. Величина горизонталь-

ной нагрузки, действующей на образец, определялась показаниями пресса и динамометра.  

Для проверки работы измерительных приборов образец-модель была предвари-

тельно подвергнута нагрузке, соответствующей 10-15 % от предполагаемой разрушаю-

щей нагрузки. Для взятия показателей с приборов как при предварительном, так и при 

основном испытаниях был использован прибор ЛИ-1. 

 

7.1.4. МЕТОДИКА ИСПЫТАНИЯ КУБИКОВ И ПРИЗМ ДЛЯ ВЫЯВЛЕНИЯ ПРОЧНОСТ-

НЫХ И ДЕФОРМАЦИОННЫХ ПОКАЗАТЕЛЕЙ ЦЕМЕНТНО-ПЕСЧАНОГО РАСТВОРА  

 

Параллельно с изготовлением опытных образцов, согласно ранее разработанной 

методики [7-9, 60], в соответствующих металлических формах были изготовлены по шесть 

штук кубиков, каждый размером 10x10x10 см и призм, каждая размером 5x5x20 см. Они 

подвергались вибрированию совместно с образцами, после чего по три кубика и призмы 

переносились во влажную камеру лаборатории и хранились в течение 28-ми суток. Темпе- 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Рис. 7.6. Схема расположения измерительных  

приборов на модели девятиэтажного здания  
 

Рис. 7.5. Схема расположения измерительных  

приборов на модели пятиэтажного здания 
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ратуру в камере поддерживали в пределах +15-+20°С, относительную влажность воздуха - 

90-95 %. Остальные кубики и призмы хранились с образцами и предназначались для их 

одновременного испытания. 

Для определения прочности цементно-песчаного раствора кубиков и призм после 

28-ми суток хранения в лаборатории их подвергали испытанию на сжатие на гидравли-

ческом прессе ГМС-20. Результаты испытания кубиков и призм приведены в таблицах 

7.1, 7.2, 7.3, 7.4 и 7.5. 

Таблица 7.1 

Результаты испытания цементно-песчаных растворных кубиков  

после 28-ми суток хранения во влажной камере 

№ 
Наименование серии 

моделей 

№ 

кубов 

Разрушающая 

нагрузка, кг 

Прочность на сжатие, кгс/см2 

отдельного 
кубика в среднем  

1 ДФ-1 

1 8900 89 
 

91 
2 9300 93 

3 6000 60 

2 ДФ-2 

1 8800 88 

88 2 9000 90 

3 9100 91 

3 ДФ-3 

1 8700 87 

87 2 8900 89 

3 8500 85 

4 ДФ-4 

1 9200 93 

90 2 9200 91 

3 6300 87 

5 ДФ-5 

1 9300 93 

90 2 9100 88 

3 8700 69 

6 ДФ-6 

1 9200 92 90 

2 8800 88 
 

3 6900 69 

7 ДФ-7 

1 6800 68 

68 2 7000 70 

3 6600 66 

8 ДФ-8 

1 7100 71 

69 2 7100 71 

3 6800 68 

9 ДФ-9 

1 7300 73 

71 2 7100 71 

3 6900 69 
 

Примечание: Размер кубиков – 10x10x10 см. 
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Таблица 7.2 

Результаты испытания цементно-песчаных растворных кубиков  

после хранения вместе с образцами моделей 

№ 
Наименование серии 

моделей 
№ 

кубов 
Разрушающая 
нагрузка, кг 

Прочность на сжатие, кгс/см2 

отдельного 
кубика 

в среднем  

1 ДФ-1 

1 9700 97 

97 2 9500 95 

3 9900 99 

2 ДФ-2 

1 9800 98 

96 2 9600 96 

3 9400 94 

3 ДФ-3 

1 6000 60 

98 2 9800 98 

3 9800 98 

4 ДФ-4 

1 10500 105 

102 2 10200 102 

3 9900 99 

5 ДФ-5 

1 9900 99 

98 2 9800 98 

3 9700 97 

6 ДФ-6 

1 10300 103 

100 2 9900 99 

3 9800 98 

7 ДФ-7 

1 8000 80 

78 2 7800 78 

3 7600 76 

8 ДФ-8 

1 7900 79 

79 2 7800 78 

3 8000 80 

9 ДФ-9 

1 7900 79 

79 2 7900 79 

3 7800 78 
 

Примечание: Размер кубиков - 10x10x10 см.  
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Таблица 7.3 

Результаты испытания цементно-песчаных растворных призм 

после 28-ми суток хранения во влажной камере 

№ 
Наименование серии 

моделей 
№ 

призм  
Разрушающая 
нагрузка, кг 

Прочность на сжатие, кгс/см2 

отдельной 

призмы 
 в среднем  

1 ДФ-1 

1 1675 67 

67 2 1700 68 

3 1650 66 

2 ДФ-2 

1 1650 66 

66 2 1675 67 

3 1625 65 

3 ДФ-3 

1 1600 64 

66 2 1650 66 

3 1700 68 

4 ДФ-4 

1 1625 65 

65 2 1625 65 

3 1000 40 

5 ДФ-5 

1 1725 69 

68 2 1700 68 

3 1675 67 

6 ДФ-6 

1 1675 67 

67 2 1650 66 

3 1675 67 

7 ДФ-7 

1 1325 53 

52 2 1300 52 

3 1300 52 

8 ДФ-8 

1 1325 53 

53 2 1325 53 

3 1325 53 

9 ДФ-9 

1 1300 52 

52 2 1275 51 

3 1325 53 
 

Примечание: 1. Размер призм - 5x5x20 см. 
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Таблица 7.4 

Результаты испытания цементно-песчаных растворных призм  

после хранения вместе с образцами моделей 

№ 
Наименование серии 

моделей 
№ 

призм  
Разрушающая 
нагрузка, кг 

Прочность на сжатие, кгс/см2 

отдельной 

призмы 
 в среднем  

1 ДФ-1 

1 1875 75 

74 2 1850 74 

3 1825 736 

2 ДФ-2 

1 1900 76 

75 2 1875 75 

3 1850 74 

3 ДФ-3 

1 1875 75 

75 2 1875 75 

3 1250 50 

4 ДФ-4 

1 1925 77 

77 2 1875 75 

3 1975 79 

5 ДФ-5 

1 1750 70 

73 2 1825 73 

3 1875 75 

6 ДФ-6 

1 1950 78 

75 2 1875 75 

3 1850 74 

7 ДФ-7 

1 1600 60 

60 2 1500 60 

3 1525 61 

8 ДФ-8 

1 1500 60 

59 2 1475 59 

3 1450 58 

9 ДФ-9 

1 1500 60 

60 2 1500 60 

3 1500 60 
     

Примечание: Размер призм - 5x5x20 см. 
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Таблица 7.5 

Прочность и деформация цементно-песчаного раствора кубиков и призм  

№ 
моде-

ли 

Наименование 
серии моделей 

Объемный 
вес раствора, 

кг/м3 

Прочность раствора, 
кгс/см2 Марка 

раствора 

Модуль де-
формации, 

кгс/см2 кубиков призм 

1 ДФ-1 1700 91 74 91 2,26x105 

2 ДФ-2 1700 88 75 88 2,26x105 

3 ДФ-3 1700 87 75 87 2,26x105 

4 ДФ-4 1650 92 77 92 2,28x105 

5 Дф-5 1650 90 73 90 2,28x105 

6 ДФ-6 1650 90 75 90 2,28x105 

7 ДФ-7 1300 68 60 68 2,265x105 

8 ДФ-8 1300 69 59 69 2,265x105 

9 ДФ-9 1300 71 60 71 2,265х105 
 

Примечание: Серии ДФ соответствуют моделям поперечных диафрагм. 

 

Для определения модуля упругости раствора Ер для каждой группы образцов были 

проведены испытания на сжатие с использованием призм, на гранях которых были при-

клеены электрические тензодатчики базой 20 мм. В результате для каждой группы моде-

лей построены графики зависимости напряжений (σ) от деформации (ε), представленные 

на рисунках 7.7 и 7.8.  

Данными графиков для каждой группы моделей определены модули деформации 

(Еp):  

1. Для диафрагм-моделей в масштабе 1:15,   RЕ 5,0

 = 2,26 ∙ 105 кгс/см2;  

2. Для диафрагм-моделей в масштабе 1:10,   RЕ 5,0

 = 2,28 ∙ 105 кгс/см2;  

3. Для диафрагм-моделей в масштабе 1:20,   RЕ 5,0

 = 2,265 ∙ 105 кгс/см2.  



 

Рис. 7.7. Графики зависимости σ - ε диафрагм-моделей в масштабе 1:15 и 1:10

2
1
7
 

 



 218 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

Рис. 7.8. График зависимости σ - ε диафрагм-моделей в масштабе 1:20 

 

7.1.5. МЕТОДИКА ИСПЫТАНИЯ ДИАФРАГМ-МОДЕЛЕЙ ПРИ ГОРИЗОНТАЛЬНОЙ 

СТАТИЧЕСКОЙ НАГРУЗКЕ  

 

Испытания диафрагм-моделей проводились согласно вышеуказанной методике (по 

схеме рис. 7.4). Целью этих испытаний являлась проверка несущей способности и напря-

женно-деформированного состояния отдельных диафрагм-моделей при испытании на 

изгиб. 

Были испытаны три группы диафрагм-моделей: 

 I группа: три образца с проемами в масштабе 1:15 и размером 80x200 см (ДФ-1, ДФ-2, 

ДФ-3), с видом двутавра в поперечном сечении, 

II группа: три образца с проемами в масштабе 1:10 и размерами 120x175 см (ДФ-4, ДФ-5, 

ДФ-6), с видом двутавра в поперечном сечении,  
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III группа: три образца с проемами в масштабе 1:20 и размерами 30x85 см (ДФ-7, ДФ-8, 

ДФ-9), с прямоугольным поперечным сечением. 

При работе пресса основной трос (6) натягивается и создает горизонтальное уси-

лие, которое измеряется силоизмерительным устройством пресса и динамометром, уста-

новленном на основном тросе (рис. 7.4). 

При натягивании швеллера, установленного на тыльной стороне диафрагмы-мо-

дели, модель подвергается изгибу, поскольку закреплена только на нижнем конце. 

Нагрузка на модели передавалась периодически, после каждой передачи нагрузки 

по истечении 3-5 минут брались показания с тензодатчиков и мессур как в начале, так и в 

конце процесса передачи нагрузки. Вид отдельных образцов-моделей во время испыта-

ния на изгиб приведен на рис. 7.9 и 7.10. 

 

7.1.6. АНАЛИЗ РЕЗУЛЬТАТОВ ЭКСПЕРИМЕНТАЛЬНЫХ ИССЛЕДОВАНИЙ  

 

Процесс испытания всех образцов-моделей продолжали до их разрушения. Во вре-

мя испытаний моделей первые трещины появлялись при нагрузках, равных 0,74÷0,96 от 

разрушающей нагрузки. Трещины появлялись на торце диафрагмы со стороны действую-

щей горизонтальной нагрузки и на боковой поверхности проемов, в начале в нижних се-

чениях, а затем и в верхних сечениях по высоте. По-видимому, значения деформации 

превышали их предельные значения при растяжении в начале в нижних поперечных се-

чениях, а затем и в верхних.  

Результаты испытания отдельных образцов-моделей приведены в таблице 7.6. 

По полученным значениям деформаций и перемещений построены соответствую-

щие эпюры на различных уровнях по высоте модели. Принимая за основу гипотезу о пря-

молинейной зависимости между напряжениями и деформациями, осуществлен переход от 

деформаций к напряжениям и построены эпюры напряжений xx  (рис. 7.11, 7.12 и 7.13). 

Этот переход стал возможным благодаря испытаниям цементно-песчаных призм и 

построенным графикам зависимости между напряжениями и деформациями, представ-

ленными на рис. 7.7 и 7.8.  



 

 

Рис. 7.9. Вид диафрагм-моделей (ДФ-1, ДФ-2, ДФ-3) во время испытания на изгиб 
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Рис. 7.10. Вид диафрагм-моделей (ДФ-4, ДФ-5, ДФ-6) во время испытания на изгиб 
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Рис. 7.11. Эпюры напряжений xx  для диафрагм-моделей в масштабе 1:10 
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Рис. 7.12. Эпюры напряжений xx  для диафрагм-моделей в масштабе 1:15 
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Рис. 7.13. Эпюры напряжений xx  для диафрагм-моделей в масштабе 1:20 
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Таблица 7.6 

Результаты испытаний диафрагм-моделей и узлов сопряжения полупанелей 
 

Наименование 

серии 
Группы 

Марка 

образца 

Прочность раствора, 

кгс/см2 Модуль 

деформации, 

кгс/см2 

Обьемный  

вес раствора, 

кгс/м3 

Нагрузка, кгс 

Nтр/ N раз
 

кубиков призм 
при образов. 

трещин Nтр 

разрушающая 

N раз 

 

 

 

 

 

 

Поперечные 

диафрагмы- 

модели 

 

I 

ДФ-1  

ДФ-2  

ДФ-3 

1 91,0 74,0 2,26 . 105 1700 3600 0,472 

2 88,0 75,0 2,26 . 105 1700 3800 0,447 

3 87,0 75,0 2,26 . 105 1700 3700 0,459 

II 

ДФ-4  

ДФ-5  

ДФ-6 

1 92,0 77,0 2,28 . 105 1650 3400 0,485 

2 90,0 73,0 2,28 . 105 1650 3300 0,5 

3 90,0 75,0 2,28 . 105 1650 3350 0,493 

III 

ДФ-7  

ДФ-8  

ДФ-9 

1 68,0 60,0 2,265 . 105 1100 1300 0,846 

2 69,0 59,0 2,265 . 105 1070 1300 0,823 

3 71,0 60,0 2,265 . 105 1160 1300 0,892 

2
2

5

5
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 Из данных графиков эпюры напряжений очевидно, что характер работы попереч-

ной стены с проемами значительно отличается от характера работ сплошной стены. В 

первом случае (при наличии проемов) эпюра напряжения xx  меняет свой знак в преде-

лах как в левом, так и в правом столбцах. Во втором случае (при сплошной диафрагме) 

эпюра напряжений xx  меняет свой знак один раз и имеет такой же вид, как и эпюра 

нормальных напряжений в высокой простой балке [69, 158]. 

Характер распространения напряжений xx  в поперечной стене с проемами напо-

минает работу составной балки. Анализируя полученные результаты исследований, при-

ходим к заключению, что расчет поперечной стены с проемами не может быть произве-

ден по тем же формулам, что и расчет сплошной стены. 

С целью подтверждения правильности теоретических расчетов по определению 

напряжений в поперечных сечениях модели нами определены их значения по формулам 

(3.109), также построены эпюры xx , которые сопоставлены с результатами эксперимен-

тальных исследований (рис. 7.14). 

Некоторые расхождения теоретических и экспериментальных величин напряже-

ний обусловливаются отчасти неточностью проведения экспериментов и некоторыми 

допущениями, принятыми при теоретических расчетах. 

Удовлетворительное совпадение результатов теоретических исследований с экспе-

риментальными данными позволяет выражения (3.109) рекомендовать для определения 

значений напряжений xx . 

 

7.2. ЭКСПЕРИМЕНТАЛЬНЫЕ ИССЛЕДОВАНИЯ ПРИ ДИНАМИЧЕСКОМ  

ВОЗДЕЙСТВИИ НАГРУЗКИ 

 

Основываясь на параметрах сильных землетрясений, происходивших на земном 

шаре, в том числе в Республике Армения, за последние годы удалось проверить степень 

достоверности результатов экспериментально-теоретических исследований, используе-

мых при строительстве зданий и сооружений. 



Рис. 7.14.  Эпюры распределения напряжений xx  по высоте диафрагм моделей в масштабах 1:15, 1:10, 1:20: 

      теоретическая кривая; экспериментальная кривая 
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Сопоставление результатов расчетов и реальных параметров факторов разруше-

ний, особенно высотных зданий, указывает на необходимость установления основных 

направлений развития технологий и методов строительства. Такая постановка задач ис-

следований особенно важна для анализа поведения панельных зданий и их стен при силь- 

ных внешних возмущающих нагрузках. 

Анализ статистических данных последствий сильных землетрясений дает основа-

ние для общего суждения о правильности ведения строительства - методов проектирова-

ния, теорий расчетов и т.д. Однако, как указывается многими учеными данной области, 

необходимо проводить инженерный анализ последствий землетрясения, выполнить ин-

женерные поверочные расчеты с оценкой возможности развития неупругих деформаций 

и т.д. 

Вместе с тем отмечается, что имеющиеся информативные данные о сейсмическом 

реагировании крупнопанельных зданий недостаточны для необходимого анализа процесса. 

Поэтому задачей экспериментальных исследований является оценка возможного пове-

дения зданий при землетрясениях различной интенсивности и на основе эксперименталь-

ных данных установление закономерностей их деформирования. 

Недостаточность данных результатов экспериментальных исследований свиде-

тельствует о том, что таким зданиям в большей степени присущи пластичность дефор-

мирования и неупругое рассеивание энергии. Заметим, что сегодня еще не удалось уста-

новить условия образования наклонных трещин в панельных стенах. Не установлены 

также особенности работы панельных систем с вертикальными стенами. 

В свете изложенного даже незначительный вклад в решение рассматриваемой 

проблемы в экспериментальном и теоретическом аспекте имеет также большое народно-

хозяйственное значение. 

Изложенное диктует уточнить расчетную схему, усовершенствовать методы рас-

чета и конструирования крупнопанельных зданий, установить их способность сопротив-

ляться динамическим инерционным нагрузкам, выявить возможность сокращения расхо-

да арматуры, цемента, установить поведение конструкций крупнопанельных зданий при  
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интенсивном динамическом воздействии. 

Задача испытаний зданий при динамическом нагружении наиболее ответственная 

и полезная для достижения поставленной цели – доработке теории расчета и методик 

проектирования и строительства сейсмостойких зданий и сооружений. 

Испытания натурных объектов динамической нагрузкой дорогостоящи и трудоем-

ки, что не предоставляет возможности установить достоверность теорий расчетов, свя-

занные со строительством в сейсмических районах. 

Как показывают анализ многочисленных работ [94-103, 122], испытания на моде-

лях могут заменить натурные и во многих случаях являются более эффективными, чем 

натурные. На моделях можно решать многие задачи, возникающие на практике. Форма 

колебаний несущих конструкций высокоэтажных зданий зависит от разнообразных фак-

торов жесткости элементов и узлов их сопряжений на изгиб и сдвиг, влияния связей и 

диафрагм, нагрузки и разгрузки и деформаций основания. Вследствие этого многие дина-

мические характеристики колебаний испытываемых конструкций оказываются нелиней-

ными, что затрудняет анализ результатов испытаний [215-217, 306, 307]. Такие задачи 

целесообразнее исследовать при испытании на моделях.  

В задачу динамических испытаний моделей крупнопанельных высотных зданий  

входят: 

-  установление динамических характеристик модели частот, амплитуд и форм колебаний 

при заданных динамических воздействиях; 

-  установление динамической жесткости этажей; 

- снижение степени жесткости и изменение динамических характеристик модели с повы-

шением уровня горизонтального динамического нагружения; 

-  определение несущей способности и схемы разрушения;  

-  изучение характера развития и распределения повреждений по диафрагме модели; 

-  определение предельного состояния модели. 
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7.2.1. ОБЪЕКТЫ ЭКСПЕРИМЕНТАЛЬНЫХ ИССЛЕДОВАНИЙ 

 

Для динамических экспериментальных исследований в качестве объекта выбрана 

модель в масштабе 1:15, размером 80x200 см, соответствующая девятиэтажным зданиям. 

Диафрагма-модель здания предназначена для испытания на горизонтальную дина-

мическую нагрузку. Она армирована продольными и поперечными стержнями диамет-

ром 3 В I. 

Схема модели и ее армирования представлена на рисунке 7.15.  

Параллельно с изготовлением экспериментальных образцов, согласно ранее разра-

ботанной методики [7-9], в соответствующих металлических формах были изготовлены 

по 6 штук кубиков размером 15x15x15 см и призм размером 5x5x20 см, которые вместе с 

образцами были подвергнуты вибрированию. Затем по 3 штуки кубиков и призм были 

перенесены во влажную камеру лаборатории, где хранились в течение 28 суток. Осталь-

ные кубики и призмы, предназначенные для одновременного испытания с образцами, 

хранились вместе с ними. 

Для определения прочности кубиков и призм, изготовленных из цементно-песча-

ного раствора, их после 28-суточного хранения во влажной камере в лаборатории под-

вергли испытанию на сжатие на гидравлическом прессе ГМС-20. 

Результаты испытания кубиков и призм приведены в таблицах 7.7, 7.8.  

Таблица 7.7 

Результаты испытания цементно-песчаных растворных кубиков  

после 28-ми суток хранения во влажной камере 

№ 

 кубиков 
Разрушающая нагрузка, кгс 

Прочность на сжатие, кгс/см2 

отдельного кубика в среднем 

1 14500 64,4 

63,1 2 14200 63,1 

3 13900 61,8 
 

Примечание: Размер кубиков - 15x15x15 см. 



 

 

231 

 
 

 
 

Рис. 7.15. Схема диафрагмы-модели в масштабе 1:15 (9-этажной)  

и ее армирования   
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Таблица 7.8 

Результаты испытания цементно-песчаных растворных призм  

после 28-ми суток хранения во влажной камере 

№  

призм 
Разрушающая нагрузка, кгс 

Прочность на сжатие, кгс/см2 

отдельной призмы в среднем 

1 1140 45,6 

44,7 2 1090 43,6 

3 1120 44,8 
 

Примечание: Размер призм - 5x5x20 см. 

 

Для определения модуля упругости раствора Ер для каждой группы образцов были 

проведены испытания на сжатие с использованием призм, на гранях которых были при-

клеены электрические тензодатчики базой 20 мм. В результате проведенных испытаний 

были построены графики зависимости напряжений ( ) от деформации ( ). 

Физико-механические характеристики бетона до проведения вибрационных испы-

таний модели приведены в таблице 7.9. 

Таблица 7.9 

Физико-механические характеристики бетона до проведения ударных  

испытаний модели  

Объемная 
масса раствора 

 , кг/м3 

Кубиковая 
прочность Rкуб, 

МПа 

Призменная 
прочность Rпр, 

МПа 

Модуль 
деформаций Е, 

х105 МПа 

Коэффициент 
Пуассона   

1700 6,31 4,47 0,15 0,16 

 

 

7.2.2. ЭКСПЕРИМЕНТАЛЬНАЯ УСТАНОВКА И МЕТОДИКА ПРОВЕДЕНИЯ 

ЭКСПЕРИМЕНТОВ ДИАФРАГМЫ-МОДЕЛИ 

 

Для экспериментальных исследований конструкций, зданий и сооружений при ди-

намических воздействиях нами была создана специальная установка, обеспечивающая 

условия испытания, соответствующие реальным условиям работы конструкций.  
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Общий вид установки для испытания диафрагмы-модели представлен на рис. 7.16. 

Экспериментальная установка состоит из модели-диафрагмы (1), маятникового 

капра МК-30 (3) и жесткого стояка (5) (рис. 7.17). 

 
 

Рис. 7.16. Общий вид экспериментальной установки для испытания диафрагмы-модели 

  

  

  

 

 

 

  

 

  

  

 

Рис. 7.17. Схема экспериментальной установки для испытания диафрагмы-модели 
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Диафрагма-модель была установлена на предварительно уплотненном грунте 

(жесткость К=1 кгс/см3), помещенном в железный ящик с жесткими ребрами (2). Модель 

установлена таким образом, чтобы удар груза (7) маятника (4) приходился по подвально-

му этажу. Для фиксации перемещения каждого этажа на жестком стояке (5) на уровне 

каждого этажа были установлены индикаторы часового типа (6). 

В целях моделирования собственного веса реального здания на верхнем этаже 

модели были размещены по 4 груза каждая массой 15 кг (8).  

Испытания проводились с целью выявления перемещения каждого этажа диафраг-

мы-модели при различных горизонтальных ударных нагрузках. 

До начала испытаний маятник капра поднимается на определенную высоту h = 80 см. 

При освобождении защелки маятник свободно падает и груз, закрепленный на конце ма-

ятника, наносит удар по подвальному этажу диафрагмы-модели. 

Во время испытаний по диафрагме-модели наносили удары грузами массой        

P1= 5 кг, P2= 7 кг и P3= 9 кг. При ударах с такой тяжестью динамические коэффициенты и 

динамические нагрузки соответственно составляют: при P= 5 кг - КД= 163, РД= 815 кгс; 

при P= 7 кг - КД= 141, РД= 987 кгс; при P= 9 кг - КД= 120, РД= 1080 кгс. 

Перемещения отдельных этажей диафрагмы-модели под воздействием ударных 

нагрузок различной тяжести приведены в таблице 7.10. 

Таблица 7.10 

Перемещения этажей диафрагмы-модели под воздействием разных ударных нагрузок  

№ 

индикатора 

Перемещение У, мм  

при Pст= 5 кг,  Р Д= 815 кгс  

(КД= 163) 

при Pст= 7 кг,  Р Д= 987 кгс  

(КД= 141) 

при Pст= 9 кг, Р Д= 1080 кгс  

(КД= 120) 

1 0,20 0,30 0,44 

2 0,36 0,40 0,48 

3 0,35 0,37 0,46 

4 0,32 0,35 0,43 

5 0,29 0,33 0,41 

6 0,26 0,31 0,37 

7 0,24 0,30 0,35 

8 0,21 0,28 0,33 

9 0,18 0,26 0,31 

10 0,14 0,19 0,27 
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График перемещения этажей диафрагмы-модели по ее высоте под воздействием 

разных динамических нагрузок представлен на рис. 7.18.  

 

 
 

Рис. 7.18. Перемещение этажной диафрагмы-модели при ударных испытаниях: 

1 - при РД= 815 кгс; 2 - при РД= 987 кгс; 3 - при РД= 1080 кгс 

 

Возникшие при ударе инерционные силы от установленных на модели грузов, при 

I форме колебаний направлены против направления удара, что приводит к уменьшению 

деформаций верхних этажей модели. 

Анализом данных, представленных в таблице 7.10, установлено, что условие проч-

ности сооружения 









10000

1




 полностью обеспечивается результатами проведенных 

нами экспериментальных исследований: 
10000

1
00024,0

2000

48,0





. 



 

 

236 

8.  ЭКСПЕРИМЕНТАЛЬНЫЕ ИССЛЕДОВАНИЯ ДИНАМИЧЕСКИХ 

ХАРАКТЕРИСТИК НАТУРНЫХ КРУПНОПАНЕЛЬНЫХ ЗДАНИЙ И 

АНАЛИЗ ИХ СЕЙСМИЧЕСКИХ СИЛ ПО СН РА II - 6.02-2006 И  

ТРЕМ МОДЕЛИРОВАННЫМ АКСЕЛЕРОГРАММАМ   

 

8.1. АНАЛИЗ СУЩЕСТВУЮЩИХ ТЕОРЕТИЧЕСКИХ И ЭКСПЕРИМЕНТАЛЬНЫХ 

ИССЛЕДОВАНИЙ ДИНАМИЧЕСКИХ ХАРАКТЕРИСТИК КРУПНОПАНЕЛЬНЫХ ЗДАНИЙ 

 

Для правильного проектирования сейсмически устойчивых зданий большое прак-

тическое значение имеет выявление закономерности действительного распределения 

напряжений по высоте здания при землетрясении. 

Реальные здания и сооружения представляют собой сложные механические систе-

мы с бесконечным числом степеней свободы. 

Расчетные модели большинства жилых зданий (каменных, крупнопанельных, кар-

касных) можно представить в виде дискретной системы с конечным числом степеней 

свободы. 

При определении значений сейсмических нагрузок, согласно СН РА II - 6.02-2006 

- «Сейсмостойкое строительство. Нормы проектирования», расчетную модель крупно-

панельных зданий можно представить в виде дискретной системы с конечным числом 

степеней свободы [246, 265, 299, 301, 346-349]. 

Как известно, сейсмические нагрузки по нормам всех стран, в том числе и Респуб-

лики Армения, определяются через динамические характеристики зданий – периоды ко-

лебаний jT  и коэффициенты форм свободных колебаний j . 

Для изучения динамических характеристик системы расчетная модель принимает-

ся как невесомый вертикальный брус с единичной степенью свободы и со сосредоточен-

ными массами, жестко заделанный в грунт и колеблющийся по направлению одного из 

главных осей симметрии. 

Расчетные схемы по определению сейсмических инерционных сил и форм свобод- 
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ных колебаний представлены на рисунках 8.1 и 8.2.  

 

 

 

 

Исследования были проведены на 9- и 12-этажных крупнопанельных зданиях, об-

щий вид, план и расчетная схема которых представлены на рисунках 8.3 и 8.4. 

 

 

Рис. 8.3. Общий вид (а), план (б) и расчетная схема (в) 9-этажного  

крупнопанельного здания серии А I-451 КП 

Рис. 8.1. Расчетная схема сейс-

мических инерционных сил 

Рис. 8.2. Расчетная схема форм свободных 

колебаний 

а) 
б) в) 
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Сосредоточенные массы на этажах 9-этажного здания принимаем  

7,185... 9321  mmmm т. 

Жесткости этажей принимаем  

мкНaaaa /1095,1... 6
9321  . 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Рис. 8.4. Общий вид (а), план (б) и расчетная схема (в) 12-этажного  

крупнопанельного здания  

 

12-этажное здание, согласно проекту, имеет прямоугольный вид, размеры - 18×54 м. 

Общий расчетный вес здания составляет 16000 т, вес каждого этажа – 1330 т, вес 1 м2 – 

1,64 т. По оси х принято продольное направление здания, а по оси y – поперечное. Со 

а) 
б) 

в) 
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сейсмической точки зрения неблагоприятным (опасным) считается поперечное направ-

ление колебаний. 

Сумма срезывающих сил в основании здания составляет 

 xS 3900 т,  yS 3260 т,  zS 610 т. 

Жесткость здания в продольном направлении будет x
i = 12·106 кН/м, а в попереч-

ном - y
i = 8,1·106 кН/м.  

Сосредоточенные массы на этажах 12-этажного здания принимаем  

./1330... 2
12321 мсеккНmmmm   

Периоды  jT  и формы kjX  свободных колебаний (рис. 8.2) в нормах нашей респуб-

ики вычисляются методами строительной механики и динамики сооружений. За расчет-

ное значение периода первой горизонтальной формы Т1 принимается его минимальное 

значение, рассчитанное по динамическому методу согласно пункта 6.5.1 СН РА II - 6.02-

2006 или по эмпирическим формулам согласно пункта 6.5.2 СН РА II - 6.02-2006 [265] 

для различных конструктивных зданий в зависимости от их этажности. 

Для крупнопанельных зданий расчетные значения периода I горизонтальной фор-

мы Т1 рассчитываются по следующей формуле: 

                                                               nТ 045,01              9n ,                                      (8.1) 

где  n – число этажей. 

Для 9-этажного здания получим 

секТ 405,09045,01  . 

Периоды II и III форм колебаний соответственно будут 

секТТ 133,0405,033,033,0 12  , 

секТТ 081,0405,02,02,0 13  . 

С другой стороны, согласно «Рекомендации по определению динамических харак-

теристик и сейсмических нагрузок для зданий и сооружений по акселерограммам земле-

трясений» [246], при равенстве масс и жесткостей всех этажей периоды первых трех форм 
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свободных колебаний рекомендуется определять по формуле 

                                                          
a

m
nBAT iii  2 ,                                                 (8.2) 

где  n – число этажей (сосредоточенных масс); m – масса этажа, принятая сосредоточен-

ной на уровне перекрытия; a – жесткость этажа; Aj, Bj – безразмерные коэффициенты, 

зависящие от номера формы колебаний, значения которых приведены в таблице 8.1.  

Таблица 8.1 

Форма колебаний Aj Bj 

I 0, 367 0,633 

II 0,160 0,210 

III 0,118 0,126 

 

Подставляя значения для 9-этажного здания в (8.2), получим 

  секT 37,0
10195

107,185
633,09367,014,32

7

3

1 



 . 

Для 12-этажного здания получим 

  секT 69,0
10700

101330
633,012367,014,32

7

3

1 



 . 

Для исследования вынужденных и свободных колебаний системы и расчета дина-

мических характеристик и параметров зданий Э.Е. Хачияном, М.Г. Мелкумяном и З.М. 

Хлгатяном были разработаны алгоритм и соответствующая программа, составленная на 

программном языке «Visual Basic». 

Машинные расчеты проводились с учетом первых трех форм колебаний здания.  

Периоды ( jT ) и коэффициенты ( j ) первых трех форм собственных колебаний для 

9- и 12-этажных зданий по этажам приведены в таблицах 8.2 и 8.3. 

 

 



 

 

241 

Таблица 8.2 

Коэффициенты форм свободных колебаний ( j ) для 9-этажного здания 

Этажи 

Форма 

I II III 

Т1 = 0,371 Т2 = 0,332 Т3 = 0,293 

1k  2k  3k  

1 0,2091 0,2333 0,2638 

2 0, 4125 0,4586 0,5160 

3 0,6046 0,6684 0,7457 

4 0,7803 0,8553 0,9427 

5 0,9346 1,0132 0,0986 

6 1,0635 1,1365 0,2065 

7 1,1633 1,2211 0,2616 

8 1,2315 1,2642 0,3128 

9 1,2660 1,3218 0,3316 

 

Таблица 8.3 

Коэффициенты форм свободных колебаний ( j ) для 12-этажного здания 

Этажи 

Форма 

I II III 

Т1 = 0,690 Т2 = 0,634 Т3 = 0,580 

1k  2k  3k  

1 0,1594 0,1731 0,1894 

2 0, 3162 0,3430 0,3746 

3 0,4681 0,5065 0,5514 

4 0,6126 0,6605 0,7159 

5 0,7474 0,8023 0,8644 

6 0,8704 0,9291 0,9936 

7 0,9798 1,0386 1,1006 

8 1,0736 1,1287 1,1830 

9 1,1505 1,1979 1,2390 

10 1,2093 1,2447 1,2673 

11 1,2490 1,2683 1,2914 

12 1,2691 1,2547 1,3198 
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 8.2. НАТУРНЫЕ ИССЛЕДОВАНИЯ 9- И 12-ЭТАЖНЫХ КРУПНОПАНЕЛЬНЫХ  

ЗДАНИЙ В г. ЕРЕВАН 

 

 

Для оценки сейсмостойкости зданий с целью получения достоверных результатов 

при землетрясениях необходимо учитывать некоторые факторы, характеризующие их 

поведение. Одним из таких факторов являются фактические периоды собственных коле-

баний зданий. Инструментальное определение периодов собственных колебаний соору-

жений позволяет уточнить их расчетные схемы и оценить степень повреждений согласно 

пункта 6.5 СН РА II-6.02-2006 [265], что необходимо для оценки степени сейсмической 

уязвимости зданий. 

Из вышеотмеченного следует, что знание фактических величин преобладающих 

периодов собственных колебаний зданий позволит провести оценку степени их сейсми-

ческой уязвимости и при необходимости разработать соответствующие мероприятия, 

обеспечивающие требуемую сейсмостойкость сооружений.  

С целью определения значений динамических характеристик в АрмНИИСА Э.Е. 

Хачияном, М.Г. Мелкумяном, А.Т. Горояном и др. были проведены около 400 натурных 

микросейсмических испытаний, в результате которых определены периоды колебаний 78 

зданий разных конструктивных схем, в том числе 30 крупнопанельных зданий [300, 304]. 

Численные значения периодов колебаний крупнопанельных жилых зданий в секундах 

приведены в таблице 8.4. Периоды колебаний в поперечном направлении обозначены 

через Тx, а в продольном - Тy . 

Как видно из приведенных экспериментальных данных (табл. 8.4), периоды коле-

баний 9- и 12-этажных зданий близки к значениям периодов колебаний, вычисленным 

выше эмпирическими формулами (8.1) и (8.2). 

Анализируя приведенные в таблице 8.4 данные, можно сделать следующие выво-

ды: 

1. Периоды колебаний зданий серии АI-451-КП-I В во взаимно перпендикулярных нап-

равлениях отличаются в среднем на 25 %, а для зданий серии 1А-451-КП-I П, АI-464, 
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Таблица 8.4 

Значения периодов основного тона свободных колебаний  

крупнопанельных жилых зданий, сек 

№
 

о
б

ъ
ек

та
 

 Адрес здания 
Конструктивная 

схема здания 
Число 
этажей 

Тx Тy Тx/ Тy 

1 2 3 4 5 6 7 

1 
ул. Молдовская 3а 

(жилой дом) 

крупнопанельное 
здание (серия 1А-

451КП-I П) 
9 0,33 0,33 1 

2 
ул. Фрунзе 6/9 

(жилой дом) 

крупнопанельное 
здание (серия 1А-

451КП-I П) 
9 0,36 0 1 

3 - 
крупнопанельные 
здания (серия 1А-

464) 
5 

0,31 0,30 1,03 

0,32 0,36 1,07 

0,31 0,31 1,00 

4 - 

крупнопанельные 

здания (серия 1А-

451-КП-I В) 

9 

0,49 0,40 1,22 

0,50 0,40 1,25 

0,48 0,41 1,17 

0,49 0,41 1,19 

0,50 0,41 1,22 

0,49 0,40 1,22 

0,49 0,41 1,19 

0,50 0,40 1,25 

0,50 0,40 1,25 

0,51 0,41 1,24 

5 - 

крупнопанельные 

здания (серия 1А-

451-КП-I В) 

9 

0,33 0,33 1,00 

0,33 0,33 1,00 

0,34 0,34 1,00 

0,35 0,35 1,00 

0,34 0,34 1,00 

0,35 0,35 1,00 

0,34 0,34 1,00 

0,35 0,35 1,00 

0,34 0,34 1,00 

0,33 0,33 1,00 

6 - 
крупнопанельные 

здания (серия 129) 
9 

0,40 0,40 1,00 

0,40 0,42 0,95 

0,42 0,46 0,91 

0,37 0,40 0,93 

7 
г. Ереван,  

Давидашен 43 
крупнопанельное 

здание 9 0,42 0,46 0,913 

8 
г. Ереван,  

ул. Бабаджаняна 63 
крупнопанельное 

здание 9 0,51 0,38 1,34 

9 
г. Ереван,  

ул. Маргаряна 45 
крупнопанельное 

здание 12 0,69 0,25 2,76 
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АI-451-КП-I П и 129 периоды основного тона в обоих направлениях практически 

совпадают. 

2.  Средние значения периодов колебаний 9-этажных зданий серии АI-451-КП-I В пре-

вышают периоды колебаний зданий серии АI-451-КП-I П на 43 % в поперечном и на   

15 % в продольном направлениях. Поскольку в плане расположение жесткостей прак-

тически одинаковое, то эту разницу следует отнести к тому, что элементы здания се-

рии АI-451-КП-I В изготовлены из тяжелого бетона. 

3. При одной и той же этажности наиболее «гибкими» оказались 9-этажные крупнопа-

нельные здания серии АI-451-КП-I В (Т1 = 0,48÷0,51 сек) и периоды 9-этажного круп-

нопанельного здания по ул. Бабаджаняна 63 (Т1 = 0,51 сек). Периоды этих зданий в сред-

нем на 20 % превышают значения периодов, рассчитанных по нормам (Т1 = 0,405 сек). 

4. Наиболее «жесткими» оказались 9-этажные крупнопанельные здания серии АI-451-

КП-I П (Т1 = 0,33÷0,35 сек). Периоды этих зданий в среднем на 16 % меньше норма-

тивных значений. 

5. Период собственных колебаний I формы 12-этажного крупнопанельного здания по ул. 

Маргаряна 45 (Т1 = 0,69 сек) на 17 % превышают значения, предусмотренные нормами 

(Т1 = 0,59 сек). Период колебаний этого здания в поперечном направлении (Т1x= 0,69 сек) 

в 2,76 раза больше значения периода колебаний в продольном направлении (Т1y= 0,25 сек), 

т.е. в поперечном направлении здание оказалось более жестким, чем в продольном направ-

лении. 

Для дальнейшего уточнения периодов колебаний других конструктивных схем, 

возведенных в г. Ереван, нами были проведены инструментальные измерения 9- и 12-

этажных зданий. 

 

8.2.1. ОПРЕДЕЛЕНИЕ ДИНАМИЧЕСКИХ ХАРАКТЕРИСТИК 12-ЭТАЖНОГО 

КРУПНОПАНЕЛЬНОГО ЗДАНИЯ, НАХОДЯЩЕГОСЯ ПО АДРЕСУ: г. ЕРЕВАН,  

 ул. МАРКАРЯНА 45 

 

Общий вид и план 12-этажного крупнопанельного здания представлены на рисун- 
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ке 8.4. Исходя из объемно-планировочных решений здания, измерения проводились в 

центральной части последнего этажа здания. 

Регистрация колебаний здания осуществлялась цифровым устройством сейсмичес-

кого оборудования SMACH-SM2, состоящего из датчика, регистрирующего трехкомпо-

нентные ускорения, звукозаписывающего устройства, обрабатывающего колебания, и 

мини компьютера. Данное оборудование позволяет регистрировать ускорения в пределах 

от 0,0052 до 500 см/сек2 и колебания в частотах 0,4÷50 гц. Для правильного описания соб-

ственных колебаний зданий желательно, чтобы имело место внешнее воздействие. Экспе-

рименты выполнены методом горизонтального ударного воздействия. 

Вид сейсмического оборудования приведен на рисунке 8.5. 

 
 

Рис. 8.5. Место установления SMACH-SM2 и записывающего устройства  

 

На рисунке 8.6 приведены записи колебаний. По записям легко заметить угасаю-

щий характер колебаний, означающий, что через определенное время после воздействия 

внешней нагрузки здание начинает колебаться характерным ему периодом колебаний. 

На рис. 8.7 и 8.8 приведены анализы записей колебаний здания в переперпендику-

лярном и горизонтальном направлениях (х, y) здания. Ось х направлена поперек здания. 

Учитывая угасающий характер колебаний, для определения периодов собственных  

колебаний из записей были выбраны угасающие участки через определенное время после 

воздействия, которые в дальнейшем были отфильтрованы от высоких частот. 
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Рис. 8.6. Инструментальная запись собственных колебаний здания  

 

Анализ записей, выполненных по методу Фурье (рис. 8.7(4)-8.8(4)) показывает, что 

периоды колебаний здания в поперечном и продольном направлениях отличаются друг 

от друга, т.е. жесткости правой части здания в указанных направлениях различные. 

Для периодов собственных колебаний 1-ой формы получены следующие значения: 

Т1х = 1/1,45 гц ≈ 0,69 сек;     

Т1y = 1/4,0 гц ≈ 0,25 сек. 
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 Рис. 8.7. Анализ собственных колебаний в направлении х: 

(1, 2) - записи собственных колебаний здания, (3) - отфильтрованная запись,  

(4) - спектр Фурье колебаний в х-направлении 
 
 

 
Рис. 8.8. Анализ собственных колебаний в направлении y: 

(1, 2) - записи собственных колебаний здания, (3) - отфильтрованная запись,  

(4) - спектр Фурье колебаний в y-направлении 
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8.2.2. ОПРЕДЕЛЕНИЕ ДИНАМИЧЕСКИХ ХАРАКТЕРИСТИК 9-ЭТАЖНОГО КРУПНО-

ПАНЕЛЬНОГО ЗДАНИЯ, НАХОДЯЩЕГОСЯ ПО АДРЕСУ: г. ЕРЕВАН, ДАВИДАШЕН 43 

 

Общий вид 9-этажного крупнопанельного здания приведен на рис. 8.9. 

 

Рис. 8.9. Общий вид 9-этажного крупнопанельного здания 
 

 

Запись проводилась на 9-ом этаже в центральной части здания (рис. 8.10).  

 
 

 
 

Рис. 8.10. Инструментальные измерения собственных колебаний здания: а - записи 
ускорения собственных колебаний; б - спектры воздействия собственных колебаний  

а) 

б) 
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Для  периодов собственных колебаний получены следующие значения:  

Тх = 1/2,393 гц ≈ 0,42 сек;     

Тy = 1/2,197 гц ≈ 0,46 сек. 

 

8.2.3. ОПРЕДЕЛЕНИЕ ДИНАМИЧЕСКИХ ХАРАКТЕРИСТИК 9-ЭТАЖНОГО КРУПНОПА-

НЕЛЬНОГО ЗДАНИЯ, НАХОДЯЩЕГОСЯ ПО АДРЕСУ: г. ЕРЕВАН, ул. БАБАДЖАНЯНА 63 

 

Общий вид 9-этажного крупнопанельного здания приведен на рис. 8.11. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

Рис. 8.11. Общий вид 9-этажного крупнопанельного здания 

 

В результате проведенных измерений получены следующие значения периодов 

собственных колебаний:  

Tx = 0,51 сек;     Ty = 0,38 сек.  

Значения периодов колебаний зданий, находящихся на ул. Маркаряна 45, Бабад-

жаняна 63 и в Давидашене 43, представлены в таблице 8.5. 

 Таблица 8.5 

Адрес здания 
Этажность 

здания 

Значение периодов 

Tx Ty 

Давидашен 43 9 0,42 0,46 

ул. Бабаджаняна 63 9 0,51 0,38 

ул. Маркаряна 45 12 0,69 0,25 



 

 

250 

Для сравнения полученных результатов в таблице 8.6 представлены значения пе-

риодов свободных колебаний I формы для 9- и 12-этажных крупнопанельных зданий по 

нормам (СН РА II-6.02-2006), Рекомендациям [243], инструментальным измерениям и 

программе.  

Таблица 8.6 

Значения периодов свободных колебаний I формы для 9- и 12-этажных  

крупнопанельных зданий по нормам СН РА, Рекомендациям, инструментальным  

измерениям и программе 

Спопоб определения 

Значения I формы свободных колебаний, сек 

9-этажное здание 12-этажное здание 

Tx Ty Tx Ty 

По СН РА 0,405 0,405 0,54 0,54 

По рекомендациям 0,371 0,371 0,69 0,28 

По инструментальным  
измерениям 

0,42 

0,51 

0,46 

0,38 
0,69 0,25 

По программе 0,371 0,371 0,69 0,28 

 

Как видно из таблицы 8.6, полученные тремя способами расчета значения перио-

дов первой формы свободных колебаний для 9- и 12-этажных крупнопанельных зданий 

мало отличаются друг от друга, что подтверждает достоверность методики определения 

этих величин. 

 

8.3. СРАВНИТЕЛЬНЫЙ АНАЛИЗ СЕЙСМИЧЕСКИХ ПОПЕРЕЧНЫХ СИЛ ПО  

СН РА II-6.02-2006 И МОДЕЛИРОВАННЫМ АКСЕЛЕРОГРАММАМ 

 

Расчетное значение горизонтальной сейсмической нагрузки, приложенной к точке 

К (рис. 8.1) по i-ой форме собственных колебаний зданий и сооружений, в предположе-

нии упругого деформирования конструкций определяется по формуле [265] 

                                                           ikiokoki AkQS   ,                                                  (8.3) 

где kQ - нагрузка, вызывающая инерционнную силу, и принятая сосредоточенной в точке 

k; A - безразмерный коэффициент сейсмичности, показывающий отношение расчетного  
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ускорения грунта данного населенного пункта к ускорению свободного падения (табл. 

8.7); k1 - коэффициент, учитывающий допускаемое повреждение здания и сооружения; k2 

- коэффициент ответственности зданий и сооружений; k3 - коэффициент взаимодействия 

между основанием и сооружением; kо - безразмерный коэффициент грунтовых условий; 

i  - безразмерный коэффициент динамичности, соответствующий i-ой форме свободных 

колебаний рассматриваемого здания или сооружения; 
ik - безразмерный коэффициент, 

зависящий от ординат формы свободных колебаний 
ikX  и величин сосредоточенных 

нагрузок kQ  (коэффициентом формы колебания). 

Таблица 8.7 

Сейсмическая зона 1 2 3 

Значение коэффициента А 0,2 0,3 0,4 

 

Значение коэффициента формы колебания  
ik  определяется по формуле 
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 ,                                                  (8.4) 

где 
ikX – смещение (амплитуда) k-ой точки сооружения при его свободных колебаниях 

по i-ой форме; n – число сосредоточенных масс (рис. 8.1). 

Те же силы по акселерограммам реальных землетрясений определяются по фор-

муле [243, 304] 
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где  tyo

II  - ускорение колебания основания (акселерограмма); 
g

Q
m k

k   - сосредоточен-

ная масса этажа; g - ускорение силы тяжести;  - декремент колебания. 

С целью выявления соответствия значений сейсмических поперечных сил (Ski), оп- 
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ределенных разными способами, были определены их значения по нормам СН РА II - 

6.02-2006 [265] (по формуле (8.3)) и акселерограммам (по формуле (8.5)). В обоих случа-

ях расчеты проведены с учетом только первой формы колебаний. Были выбраны акселе-

рограммы 3 похожих землетрясений: спитакского, зарегистрированного на станции Гука-

сян (7 декабря 1988 г.); калифорнийского - «Eureka» (21 декабря 1954 г.); югославского - 

«BAR» (15 апреля 1979 г.). Поскольку максимальные значения ускорения грунта этих тех 

землетрясений было меньше, чем 0,4 g (максимальное ускорение грунта 3-ей сейсмичес-

кой зоны по нормам РА), то зарегистрированные амплитуды ускорения были увеличены 

соответственно в 2,128; 1,44 и 1,088 раза, с тем чтобы максимальная амплитуда ускоре-

ния грунта составила 400 см/сек2 [299, 304, 347-349].  

Моделированные акселерограммы спитакского, калифорнийского и югославского 

землетрясений представлены на рисунке 8.12. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

Рис. 8.12. Моделированные акселерограммы спитакского (а), калифорнийского (б) и 

 югославского (в) землетрясений 

а) 

в) 

б) 

в) 
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В качестве значений периодов колебаний для 9- и 12-этажных зданий были приня-

ты соотвественно T1 = 0,418 сек и T1 = 0,641 сек, а значения коэффициентов форм свобод-

ных колебаний 
ik  были взяты из таблиц 8.2 и 8.3.  

Значения сейсмических поперечных сил ( kQ ) для 9- и 12-этажных крупнопанель-

ных зданий по СН РА II - 6.02-2006 и трем моделированным акселерограммам приведены 

в таблице 8.8, а их графики – на рисунке 8.13. 

Таблица 8.8 

Значения сейсмических поперечных сил (Qk) по СН РА II - 6.02-2006 и трем 

моделированным акселерограммам 

Этажи 

Поперечная сила Qk (кН) 

по нормам СН РА 
II- 6.02-2006 

по акселерограммам землетрясений 
спитакского 

(Гукасян, 1988 г.) 
 «Eureka»  (Кали-
форния, 1954 г.) 

 «BAR» (Югосла-
вия, 1979 г.)  

9-этажное здание 

1 14234 12033 20488 8526 

2 13846 11705 19929 8294 

3 13080 11057 18827 7835 

4 11957 10108 17211 7162 

5 10508 8883 15125 6294 

6 8773 7416 12627 5255 

7 6798 5746 9784 4072 

8 4637 3920 6675 2778 

9 2350 1987 3383 1408 

 100


н
k

н
k

a
k

Q

QQ  
-15 % +43 % -40 % 

Сред. значение -12 % 

12-этажное здание 

1 12580 5092 13031 11149 

2 12382 5011 12826 10973 

3 11988 4852 12418 10625 

4 11405 4616 11815 10108 

5 10643 4308 11025 9432 

6 9712 3931 10061 8608 

7 8629 3493 8938 7647 

8 7409 2999 7675 6566 

9 6072 2458 6290 5382 

10 4640 1878 4807 4112 

11 3135 1269 3247 2778 

12 1580 639 1636 1400 

 100


н
k

н
k

a
k

Q

QQ  
-59,5 % +3,5 % -11,3 % 

Сред. значение -67,3 % 
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Рис. 8.13. Графики поперечных сил (Qk) 9- и 12-этажных крупнопанельных зданий (а, б) 

по СН РА II-6.02-2006 и 3-ем моделированным акселерограммам 

а б 

а) 

б) 
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Анализ данных таблицы 8.8 и графиков поперечных сил (рис. 8.13) показывает, 

что для 9-и 12-этажных крупнопанельных зданий значения поперечных сил, рассчитан-

ных по моделированным акселерограммам спитакского и югославского землетрясений 

( a
kQ ), соответственно на 15; 59,5 % и 40; 11,3 % меньше значений, рассчитанных по нор-

мам ( н
kQ ), а в случае калифорнийского землетрясения, наоборот, на 43 и 3,5 % превыша-

ют значения по норме. Как видим, поперечные силы, рассчитанные по моделированным 

акселерограммам всех трех землетрясений, для 9- и 12-этажных зданий в среднем на 12 и 

67,3 % меньше значений этих сил, рассчитанных по норме, что свидетельствует о сейс-

мостойкости этих зданий.  
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ВЫВОДЫ И РЕКОМЕНДАЦИИ 

 

На основании результатов проведенных нами исследований напряженно-дефор-

мированного состояния несущих стен и их стыков крупнопанельных зданий при воздей-

ствии статических и динамических нагрузок, можно сделать следующие основные выво-

ды и дать практические рекомендации: 

5. Анализ литературных данных по теоретическим и экспериментальным исследова-

ниям напряженно-деформированного состояния несущих стен и их взаимодействия с 

основанием крупнопанельных зданий показывает, что в настоящее время имеется ряд 

нерешенных вопросов, требующих разработку точных математических моделей 

расчета, наилучшим образом описывающих действительную работу несущих стен и 

их элементов. 

           Из разработанных моделей деформации грунтовой среды при взаимодействии с 

крупнопанельными зданиями выделяются две модели: 

а) взяв за основу гипотезу Фусса-Винклера, согласно которой имеет место пропорциональ-

ная зависимость между реакцией и осадкой основания, принимается зависимость 

перемещения основания от поверхностной структуры упругого тела; 

б) рекомендуется расчетную схему крупнопанельных зданий относительно неравномер-

ности осадки основания принять в виде балочной системы с обобщенными изгибны-

ми и сдвиговыми жесткостями. 

2.  Анализ данных расчетов показывает, что разница между результатами точных и при-

ближенных расчетов величины угла наклона ( ) диафрагмы (рис. 2.1) не превышает 

10 %, поэтому для практических расчетов рекомендуется пользоваться методом при-

ближенного расчета (уравнения (2.15) и (2.16)).  

            Путем определения угла наклона ( ) и наибольшего перемещения ( f ) (рис. 2.1) 

становится возможным проведение анализа напряженно-деформированного состоя-

ния отдельных элементов диафрагмы. 
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            Результаты сравнительных расчетов (2.26) (рис. 2.3) и данные таблицы 2.1 свиде--

тельствуют, что для безопасной эксплуатации крупнопанельного высотного здания 

необходимо учитывать также деформацию, вызываемую ползучестью грунта основа-

ния здания. 

3. Полученные расчетные выражения (3.54), (3.55), (3.57), (3.44) и (3.45) позволяют 

установить величины силы сдвига в месте соединения шва, контактных напряжений и 

деформаций в системе стояк-стена, а также раскрыть реальную суть их совместной 

работы в области шва и установить условие предотвращения появления трещин на 

площадках контакта.  

            Численный расчет величин касательных напряжений показывает, что максималь-

ное их значение превосходит допустимый предел растяжения раствора в шве (в 1,5 

раза), поэтому прочность раствора необходимо определить исходя из максимальных 

касательных напряжений. 

4.  Полученные формулы (3.67) и (3.68) позволяют легко определить все расчетные вели-

чины в нормальных и сдвигающих связях для поперечной диафрагмы, имеющей не-

симметрично размещенные оконные или дверные проемы (рис. 3.4). 

5.  Анализ данных расчетных величин показывает, что учет упругого поворота основания 

диафрагмы существенно меняет картину напряженного состояния наиболее нагру-

женной нижней части здания.  

             Анализом эпюр компонентов напряжений (3.109) (рис. 3.8) установлено, что зако-

номерность изменения касательных напряжений близка к параболическому закону, 

установленному по элементарной теории изгиба, закономерность изменения нормаль-

ного напряжения близка к прямолинейному закону, а в крайних волокнах стол-бов 

значительно отличается от ожидаемой элементарной теории изгиба. Более того, как 

кажется, в сечениях диафрагмы нарушаются условия равновесия, однако в действи-

тельности такое явление отсутствует.  

6. Имея окончательное значение угла закручивания здания (3.168) (рис. 3.12), числен-

ными расчетами легко установить закономерность изменения продольных усилий, 
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возникающих в наиболее удаленных точках от главного полюса стен. 

            Результаты исследований кручения крупнопанельного высотного здания (рис. 

3.12) показывают, что напряженно-деформированное состояние здания занимает про-

межуточное место между составными стержнями, листовыми связями сдвига и моно-

литными стержнями. Разработанная теория расчета угла закручивания высотных зда-

ний позволяет на стадии проектирования определить оптимальные величины несу-

щих стен. 

7. Анализом результатов теоретических исследований установлено, что опасными в кон-

тактном слое несущей стены и облицовочных плит являются нормальные напряжения 

(рис. 4.2). 

             Для обеспечения необходимой надежности сцепления контактного шва каменной 

плиты и несущей стены следует выбрать марку раствора шва с учетом величины 

расч
норR . 

             Анализ полученных уравнений для расчета нормальных 4.64) и касательных 

(4.55 погонных усилий показывает, что при учете ползучести раствора значительно 

уменьшаются нормальные и касательные погонные усилия. 

8. Предложенный метод расчета местных напряжений в углах несущей диафрагмы поз-

воляет достаточно точно определить коэффициент концентрации напряжений (5.19) в 

критических точках (в углах отверстий) (рис. 5.1), где моментный депланационный 

сдвиг достигает максимальной величины.  

             Зная величину коэффициента концентрации напряжений (K) из (5.19), можно с 

легкостью определить величину максимального депланационного напряжения в кри-

тических точках, поскольку при высоких градиентах напряжений в них возникают 

пластические деформации, приводящие к образованию трещин, которые в дальней-

шем создают зоны разрушения. 

9. Для определения функции распределения напряжений на переходном участке колон-

ны (рис. 5.4) целесообразно предварительно ее выразить рядом Фурье (5.77), причем 
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 первые три члена ряда достаточны для использования результатов расчетов при реше- 

нии практических задач. 

10. Анализ построенных на основании приведенных данных эпюр напряжений (рис. 5.8) 

показал, что максимальные значения нормальных и касательных напряжений кон-

центрируются в переходных участках диафрагмы.  

            Согласно нашим и имеющимся экспериментальным данным, разрушение диафраг-

мы с проемами происходит именно в переходных участках [69, 203]. 

            Учитывая достоверность разработанной теории расчета, рекомендуется их приме-

нять на стадии проектирования крупнопанельных зданий. Расчеты на прочность 

диафрагмы следует проводить по полученным уравнениям напряжений (5.101). 

            Полученные формулы (5.138), (5.139), (5.140) и эпюры напряжений x , y  и xy   

(рис. 5.10, 5.11 и 5.12) позволяют более результативно выполнить усиление стен. 
 

11. Для выявления влияния деформации фундамента на колебания здания под воздей-

ствием динамической горизонтальной нагрузки, имея максимальное значение ампли-

туды колебания здания С (из 6.19) и значение начальной фазы колебания о  (из 

6.20),  при помощи уравнения (6.4) можем определить функцию  tx  и коэффициент 

взаимодействия фундамента и грунта основания (K). 

12. Разработанная теория расчета в форме уравнения (6.33) позволяет определить дина-

мические касательные напряжения в связях несущих стен в пределах 0...Н в зави-

симости от начальной скорости oV  движения грунта основания здания. 

       Максимальные касательные напряжения при внезапном действии нагрузки (6.33)  

возрастают по сравнению со статистическими значениями в среднем на 50...80 %, а 

влияние высших форм колебаний особенно сказывается в верхних сечениях, где их 

неучет приводит к существенным погрешностям. 

             Для невысоких крупнопанельных зданий (до 6-ти этажей) основными будут на-

пряжения, соответствующие первой форме колебания (рис. 6.3). 

13. Полученная функция напряжения  tH , (6.56) дает возможность проверить условие  
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прочности между этажами крупнопанельного здания при ударе по продольной оси 

здания.  

Разработанная теория позволяет установить значение прочности между этажами 

крупнопанельного здания при вертикальном ударе  oV , при котором обеспечивается 

условие прочности (отрыва) для каждого этажа.  

По результатам расчетов установлено, что необходимо учитывать влияние упру-

гости стен высоких зданий на его колебания. Вместе с тем установлено достаточно 

малое влияние упругости материала стен невысоких зданий на его колебания, поэто-

му стены приняты абсолютно жесткими. 

14. Уравнения (6.116) и (6.122), полученные для определения перемещения  txU ,  и ве-

личины динамического нормального напряжения  ,, t  возникающих под воздей-

ствием динамической силы, позволяют более точно оценить напряженно-деформиро-

ванное состояние в стыках швов продольных стен и междуэтажных перекрытий круп-

нопанельных зданий. 

15. Анализом данных эпюр нормальных напряжений (рис. 7.14) установлено, что резуль-

таты экспериментальных и теоретических исследований в основном соответствуют 

друг другу, расхождение не превышает 10 %, что свидетельствует об удовлетвори-

тельной достоверности результатов теоретических исследований. Имеющее место до-

пустимое расхождение является результатом допущений, сделанных при разработке 

теории расчета и отчасти при проведении экспериментов.  

Из графиков эпюр напряжений (рис. 7.14) очевидно, что характер работы попе-

речной диафрагмы с проемами значительно отличается от характера работы сплош-

ной стены. Эпюра напряжений xx  сплошной стены меняет знак один раз и имеет 

вид, подобный нормальным напряжениям в высокой простой балке [69, 158]. 

16. Полученные значения периодов первой формы свободных колебаний для 9- и 12-этаж--

ных крупнопанельных зданий, рассчитанные по разным способам, незначительно от-

личаются друг от друга, что свидетельствует о достоверности методики определения  
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динамических характеристик зданий. 

17. Значения сейсмических поперечных сил по трем моделированным акселерограммам 

( a
kQ ) для 9- и 12-этажных зданий в среднем на 12 и 67,3 % меньше значений рассчи-

танных величин нормальных сил ( н
kQ ), что свитедельствует о сейсмостойкости этих 

зданий.  
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