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Постановка проблеми та аналіз досліджень. Розроблений у 40-х 

роках минулого сторіччя О.О. Гвоздєвим та М.С. Боришанським метод 
рівноваги граничних зусиль у похилому перерізі став великим кроком 
вперед у порівнянні з класичним на той час підходом до розрахунку 
міцності приопорних ділянок залізобетонних елементів на дію 
поперечних сил, що дозволило перейти від різних умовностей та 
аналогій (ферменної, розпірної системи та ін.) до реальної оцінки 
їхньої несучої здатності не за головними напруженнями, а за 
граничними внутрішніми зусиллями, що виникають на стадії 
руйнування. Цей метод знайшов широке визнання і був включений у 
наступні нормативні документи [11,12,13]. 

В останні десятиліття все більш широкого впровадження в 
інженерну практику набуває закладений державні будівельних норм 
ДБН  В.2.6.-98: 2009 "Бетонні та залізобетонні конструкції. Основні 
положення проектування" деформаційний метод розрахунку 
залізобетонних елементів, який дозволяє з єдиних позицій 
прогнозувати деформативність, тріщиностійкість та міцність, в 
основному, їхніх нормальних перерізів. Основи розрахунку похилих 
перерізів із застосуванням деформаційного методу закладені в працях 
[1,2,10]. Разом з тим, точність прогнозу міцності похилих перерізів за 
вказаним методом, як показали останні дослідження, потрібно 
вдосконалювати. Отже, проведення експериментально-теоретичних 
досліджень у вказаному напрямку є актуальним завданням. 

Мета роботи полягає у викладенні основ вдосконаленого 
деформаційного методу розрахунку міцності приопорних ділянок 
непереармованих прогінних залізобетонних конструкцій. 

Викладення основного матеріалу. Руйнування приопорної 
ділянки залізобетонного елемента при правильному його армуванні 
може відбутися по похилій тріщині від розриву поперечної арматури 
та роздроблення бетону над вершиною похилої тріщини, досягнення 
робочою арматурою межі текучості на її (тріщини) початку або 
роздроблення бетону по вузькій смузі між похилими тріщинами. 



Використання гіпотез [1,2] передбачає заміну реального елемента 
чи конструкції розрахунковим з середніми деформаціями стиснутого 
бетону та розтягнутої арматури. Заміна реальної криволінійної 
діаграми деформування бетону ламаною лінією дозволяє замінити 
криволінійну ділянку епюри стискуючих напружень на прямокутну. 

Такий підхід спрощує процедуру визначення граничних зусиль 
(наприклад, згинального моменту) без замітного впливу на точність 
результату. Якщо ж розрахунок виконується не тільки  на силові, а й 
деформаційні впливи, то перевагу потрібно надати криволінійній 
діаграмі ''

bb εσ − , побудованій за залежностями ЕКБ-ФІП чи М.І. 
Карпенка, або за поліномом А.М. Бамбури. 

Схема внутрішніх зусиль, епюри середніх напружень та 
деформацій для стадії руйнування за нормальним ( І-І ) і похилим 
перерізом непереармованого залізобетонного елемента відображена на 
рис. 1. Можливі сили зчеплення у вершині похилої тріщини не 
ураховуються, оскільки ширина її розкриття у непереармованих 
елементах є значно більшою від взаємного зсуву її берегів, що також 
експериментально підтверджено у роботі [15]. Експериментально 
також було встановлено [16, 17], що висота стиснутої зони бетону 
посередині прогону має максимальне значення і поступово  
зменшується (в середньому на 20%) по мірі наближення до місця 
прикладення зосередженої сили (вершини похилої тріщини). 

Після утворення похилої тріщини балка перетворюється у арку із 
затяжкою у вигляді повздовжньої арматури, верхня частина якої 
піддається сумісну дію стиску і зрізу. 

Безпосередньо під зосередженою силою стиснута зона бетону 
розділяється вершиною похилої тріщини, як правило, на дві (інколи на 
три) частини: верхню, що працює у пластичній чи близькій до неї 
стадії і нижню, що характеризується майже пружною роботою бетону. 

Руйнування непереармованого залізобетонного елемента за 
нормальним перерізом ІІІ-ІІІ передбачає досягнення розтягнутою 
арматурою граничних деформацій, а стиснутим бетоном – деформацій, 
менших від граничних, або таких, що дорівнюють їм. 

Аналіз власних експериментальних досліджень та даних других 
авторів [14, 18, 19] свідчить про те, що розподіл нормальних 
напружень у перерізі І-І (рис. 1) відповідає ідеалізованій ступінчастій 
прямокутно-трикутний епюрі з нульовими значеннями поблизу 
вершини нормальної тріщини та розривом зі стрибком над вершиною 
похилої тріщини. 



 
Рис. 1. Розрахункова схема № 1 перевірки (прогнозу) міцності 

похилого перерізу на переважну дію поперечної сили 
Безпосередньо під вершиною похилої тріщини величина '

bσ  
коливається в межах 0,3…0,7 Rb, що підтверджується даними [14, 19]. 

Бетон стиснутої зони над вершиною похилої тріщини знаходиться в 
умовах плоского напруженого стану, що характеризується 
нормальними стискуючими напруженнями σx, дотичними τx,y та 
місцевими стискуючими напруженнями σy. 

Як показали дослідження [6], міцність бетону при двоосьовому 
стиску зростає і з урахуванням класу бетону виражається: 
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1 Ibbxb
σσσ ==  - нормальні стискуючі напруження, паралельні 

поздовжній осі елемента; '

2 byb
σσ =  - місцеві нормальні стискуючі 

напруження, перпендикулярні до цієї ж осі. 
Для однородного ізотропного тіла у вигляді напів нескінченної 

пластини товщиною b, до якої з відомим наближенням можна віднести 
нетріснуту стиснуту зону бетону, теорія пружності [20] для рівномірно 
розподіленого на відрізку а прямолінійного краю навантаження 
інтенсивністю q пропонує наступний вираз: 
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; x, y – координати дослідної точки нормального перерізу 

елемента шириною b, початок яких лежить на його поверхні та 
розділює відрізок d пополам. 

При дії рівномірно розподіленого навантаження вершина похилої 
тріщини для балок ( )100 ≥hl  розташовується на віддалі 4la =  від 

опори, для коротких ( )[ ] lhla ⋅−= 002,045,0 . 



Для визначення граничних значень дотичних напружень над 
вершиною похилої тріщини скористаємося критерієм міцності бетону 
при плоскому напруженому стані [3,18], згідно з яким з урахуванням 
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де btR01,02,0 +=λ (МПа); bbt RRm = . 
Довжину горизонтальної проекції розрахункового похилого 

перерізу (небезпечної похилої тріщини) автори [1,2] рекомендують 
визначати: при дії зосередженої сили ( )
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при дії рівномірно розподіленого навантаження 
( )














−

⋅−

⋅−
−×= 5,0

75,0
12

eNM

eNM
aс

I

crc ,                        (6) 

де 
spplbtcrc

ePWRM ⋅+⋅=  

Тобто небезпечною є тріщина, найближча до опори. При цьому, 
повинна задовольнятися вимога: 00 2hch << , яка на практиці не 
завжди виконується, наприклад, при a=h0. 

За даними [21] для залізобетонної балки без поперечного 
армування похила тріщина починається у тому перерізі, де плече 

внутрішньої пари сил ''

sbt
NN − , зменшується вдвоє, звідки 
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де 
0

9,0 hat =  

Для створення відповідного запасу міцності для подальших 
розрахунків, рекомендується приймати менше із трьох значень c, 



визначених за (5)…(7), або дослідне значення ĉ за математичною 
моделлю. 

Невідомі: висота стиснутої зони Xt над вершиною похилої тріщини 
у перерізі I-I, розтягуюче зусилля у поздовжній арматурі Ns на початку 
небезпечної похилої тріщини, поперечна сила(нагельний ефект) Qs у 
тій же арматурі визначаються із умов рівноваги зовнішніх та 
внутрішніх сил, що діють та виникають на приопорній ділянці 
елемента, а також умови сумісності деформацій: 
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A - частина перерізу І-І висотою Хt. Якщо при розрахунку таврових 

чи двотаврових перерізів виявилось, що '
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розрахунку приймають 
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,

- визначаються 

деформаційною методом з використанням реальних діаграм стану 
матеріалу. 

Із гіпотези плоских перерізів   
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Звідки з урахуванням пружно-пластичної роботи бетону і арматури 
знаходимо висоту бетону над похилою тріщиною[22]: 
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Для балок таврового перерізу: 
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Експериментально встановлено, що у залізобетонних елементах з 
відносно великою кількістю поздовжньої стиснутої та поперечної 

арматури ( 006,0' ≥
s

µ  та 003,0≥
sw

µ ) при високих рівнях навантаження 

( )
u

FF 9,0≥  вершина небезпечної похилої тріщини може досягти рівня 

верхньої стиснутої грані, тобто повністю відділити бетонну частину 
приопорної ділянки від прогінної без зсуву її берегів і проявлення сил 
зчеплення. Очевидно, що у такому випадку зусилля у стиснутому 

бетоні перерозподіляються, тобто зусилля '

s
N  збільшується до 

граничного значення '

, грs
N , а залишок '

bt
N  передається на нижню 

стиснуту зону під похилою тріщиною. 

Зусилля '

bt
Q  щезає і розрахункова схема (рис. 1) перетворюється на 

більш просту (рис. 12 [11]). 
Руйнування приопорної ділянки елемента супроводжується у 

такому випадку розривом поперечної арматури, що пересікається 
небезпечною похилою тріщиною, і текучістю (розривом) робочої 
арматури на початку цієї тріщини. 

Величину поперечної сили, що сприймається розтягнутою 
поздовжньою арматурою, знаходимо із (27): 

( ) [ ]
sswtbshIs

Q̂cqXbRQQ <⋅−⋅⋅−= 32 ,                 (18) 

де  - [ ]
s

Q̂  допустиме  значення величини нагельного ефекту 
поздовжньої робочої арматури, визначене експериментально. 

На основі експериментально - теоретичних досліджень [23] для 
залізобетонних балок без поперечної арматури або з мінімальною її 
кількістю у залежності від величини прогону зрізу та діаметру 
поздовжньої робочої арматури було встановлено, що величина 
поперечної сили, яка сприймається цією арматурою, змінювалася у 
межах 10...30% від руйнуючої поперечної сили. 

Наші експериментальні дослідження показали, що для 
непереармованих звичайних та нерозрізних залізобетонних елементів 
прямокутних перерізів з коефіцієнтами поздовжнього та поперечного 
армування, що коливаються, відповідно, у межах 023,0...010,0=

s
µ  та 



→= 0050,0...0016,0
sw

µ ( смкНмxМПаq
sw

0,2...7,020,0...07,0 == ), 

середні значення нагельного ефекту перед руйнуванням (розривом 
поперечних стержнів) становлять 2,3…2,5% та не перевищують 
8,3…8,6% для елементів з мінімальною кількістю поперечної  
арматури (μsw=0,0016), найменшим прогоном зрізу ( a=h0 ) та кількістю 
робочої арматури μs =0,023. Аналогічні показники нагельного ефекту 
спостерігаються і для попередньо напружених таврових 
залізобетонних балок. У зв’язку з тим, що попередньо напружена 
арматура не зв’язана з поперечною, цей ефект для вказаних балок є 
дещо більшим. 

Після розриву поперечних стержнів, що перетинаються похилою 
тріщиною, у процесі руйнування приопорної ділянки елемента у 
нижніх і верхніх волокнах поздовжньої робочої арматури на початку 
небезпечної похилої тріщини напруження досягають межі текучості і 
нагельний ефект набуває максимального значення, але він уже не може 
стати на заваді руйнування елемента у цьому місці, оскільки 

sws
QQ << . 

Отже, достатньо обґрунтованим, на наш погляд, є обмеження 
величини нагельного ефекту для елементів з вказаним армуванням. 

[ ] aM,Q,Q̂
IIs

050050 =≤                               (19) 
Із рівняння (8) отримаємо значення поздовжньої сили Ns на початку 

небезпечної похилої тріщини 

NAAN
ssbtbs
'''' ⋅+⋅= σσ                                 (20) 

При цьому, повинна зберігатися умова: 

sssIss
ARNN ⋅⋅=≤

6,
γ                                   (21) 

6s
γ - коефіцієнт, що ураховує роботу арматури класів А IV і вище. 

Перед руйнуванням залізобетонних елементів за наведеною на рис. 
1 схемою зусилля 

s
N складає 0,6…0,9 

Is
N

,
. 

При невиконанні умови (21) розрахункову схему №1 (рис. 1) 
потрібно замінити на більш просту №2 (рис. 2), що передбачає 
розрахунок похилого перерізу залізобетонного елемента на дію 
згинального моменту 

при 0,0 ' ==
bts

QQ  і для якої 

aQMcqZARMMM
IIswssssws
⋅==⋅+⋅⋅=+≤ 22'      (22) 



 
Рис. 2. Розрахункова схема №2 перевірки (прогнозу) міцності 

похилого перерізу на переважну дію згинального моменту 
Розрахункова схема №2 відрізняється від схеми (рис. 12) [11] тим, 

що величина ac <  , а також тим, що на ній не показана висота 

стиснутої зони Xt, зусилля '

s
N  та '

bt
N  вважаються прикладеними по осі 

стиснутої поздовжньої арматури. 
При відсутності поперечної арматури міцність приопорної ділянки 

елемента визначають за тими ж формулами (1)...(22) при 0=
sw

q . 

Розрахунок залізобетонних елементів на дію поперечної сили для 
забезпечення міцності по похилій полосі між похилими тріщинами 
потрібно виконувати за умови [11]: 

0113.0 hbRQ bbw ⋅⋅⋅⋅≤ ϕϕ  ,                                   (23) 
де 1wϕ -коефіцієнт, що враховує вплив хомутів, нормальних до 
повздовжньої осі елементу. 

ww αµϕ 511 +=  , але не більше 1,3                                 (24) 

де 
b

s

E
E

=α ;
sb

Asw
w ⋅
=µ ; bb R⋅−= βϕ 11  , Rb- в мПа. 

Для подальших розрахунків використовують найменше з трьох 
значень Q. 

 
 
 
 

Висновки 
 

1.Форма руйнування непереармованих залізобетонних елементів 
залежить від співвідношення дослідних факторів і супроводжується 
розривом стержнів поперечної арматури, які перетинаються 
небезпечною похилою тріщиною, та роздробленням бетону стиснутої 
зони (схема №1, рис. 1) текучістю поздовжньої розтягнутої арматури 



(схема №2, рис. 2) або роздробленням бетону по вузькій смузі між 
похилими тріщинами. 

2.Застосування деформаційного методу дозволяє не тільки надійно 
прогнозувати напружено-деформований стан на усіх етапах роботи 
прогінного залізобетонного елемента, а й визначати міцність його 
приопорних ділянок через несучу здатність нормальних перерізів. 

3.Використання експериментально підтверджених значень довжини 
горизонтальної проекції небезпечної похилої тріщини, величини 
нагельного ефекту поздовжньої робочої арматури, висоти стиснутої 
зони бетону, урахування зміцнення бетону при плоскому напруженому 
стані в кінці прогону зрізу внаслідок місцевого прикладання 
зовнішнього навантаження дозволило підвищити точність прогнозу 
міцності похилих перерізів дослідних елементів до задовільної 
(коефіцієнт варіації υ < 10%). 

 
Summary 
Under the base on experimental data, the joint solution of the 

equilibrium equations (moments, shear and longitudinal forces) 
sections on supports and premises [1, 2], the criteria for the exhaustion 
of their load bearing capacity [1, 3, 4, 5, 6, 7], the basics of optimization 
theory strength [8, 9], the authors improved the deformation method 
proposed in [1, 2, 10], to calculate the strength of the inclined sections 
of span reinforced concrete structures.  
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