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ПРЕДИСЛОВИЕ

В последние годы в Советском Союзе построен ряд крупных гидротехнических сооружений на нескальных основаниях: Волго- Донской судоходный канал им. В. И. Ленина, Каховская, Горь­ковская, Волжская имени В. И. Ленина, Волжская имени XXII съезда КПСС гидроэлектростанции и др.При проектировании этих сооружений Гидропроектом, Гидро­энергопроектом и другими организациями были разработаны и применены методы расчета сооружений, проверенные экспери­ментальными исследованиями или путем сопоставления с натур­ными наблюдениями за построенными сооружениями.В настоящее время идет усиленная разработка новых типов гидросооружений — облегченных и с максимальным применени­ем сборных железобетонных элементов. Параллельно с этим раз­виваются и методы расчета сборных железобетонных конструк­ций гидротехнических сооружений.В данной книге излагаются общие вопросы статического рас­чета гидротехнических сооружений, применимые как к монолит­ным, так и к сборно-монолитным и сборным бетонным и желе' зобетонным сооружениям — плотинам, зданиям гидроэлектро­станций, судоходным шлюзам, подпорным стенкам и пр.При этом рассматриваются главным образом следующие во­просы: специфические нагрузки на сооружения, статические рас четы сооружений на нескальных основаниях — устойчивости их в целом, осадок, прочности сооружений и их отдельных элемен­тов (фундаментные плиты, бычки, устои, перекрытия и др.). Рас­сматриваемые сооружения представляют собой пространствен­ные конструкции, иногда довольно сложные; теория их статиче­ского расчета мало разработана.Книга не претендует на исчерпывающую трактовку изложен­ных в ней вопросов, которые во многих случаях требуют допол-' нительных исследований, но надо надеяться, будет полезной при дальнейшем проектировании гидротехнических сооружений и их элементов на практике как материал большого опыта, проверен­ного успешной работой осуществленных сооружений.Во втором издании книги учтены происшедшие за последнее время изменения в нормативных документах; новые материалы,
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опубликованные в литературе; .переработаны (некоторые главы, в частности главы I, III и 'VI (учет дополнительных давлений на стенки шлюзов, учет местных деформаций при расчете реактив­ных давлений в основании, расчет понура, судовые нагрузки и др.).Главы I и III и приложение книги написаны канд. техн, наук И. К. Самариным, глава II — канд. техн, наук И. Н. Щербиной, главы IV и VIII—инж. В. П. Лихачевым, глава V пн. 30—32— канд. техн, наук |С. В. Лузаном/ и пп. 33—35 инж. И. Е. Петро­вым, глава VI —д-ром техн, наук А. В. Михайловым, глава VII— инж. В. И. Станкевичем.В разработке отдельных тем и вопросов, изложенных в гла­вах I, III, VI и VII, принимали участие инженеры Г. В. Краше­нинникова, А. С. Денисов, Н. Н. Серебряков, С. Л. Шарашкин, А. Н. Янин, Я. Н. Даркшевич, Д. Л. Большаков, Н. В. Гавенда, Б. А. Верцайзер, М. Н. Бачилло, А. В. Обозненко, Е. Н. Кажано- ва, Н. Н. Марков и ст. техник Н. Я- Жарова.Всем перечисленным лицам выражаем искреннюю благодар­ность за помощь и весьма ценные замечания.



ГЛАВА

НАГРУЗКИ, ДЕЙСТВУЮЩИЕ 
НА ГИДРОТЕХНИЧЕСКИЕ 
СООРУЖЕНИЯ

1. ОБЩИЕ ПОЛОЖЕНИЯСогласно СНиП ІІ-И.1-62 и СНиП ІІ-И.2-62 нагрузки и воздействия при расчете гидротехнических сооружений должны приниматься в следующих сочетаниях.А. Основные сочетания включают нагрузки, регулярно дей­ствующие на сооружение при нормальных условиях его эксплуа­тации:а) собственный вес сооружения и находящиеся на нем посто­янные устройства;б) давление воды при нормальном подпорном уровне;в) волновые воздействия;г) давление фильтр анионных вод при установившемся или регулярно повторяющемся неустановившемся режиме фильтра­ции, при условии нормальной работы 'Противофильтрационных и дренажных устройств;д) ледовые нагрузки и воздействия;е) снеговая нагрузка;ж) нагрузка от ветра;з) давление грунта с учетом грузов, расположенных на его поверхности, при наиболее невыгодных уровнях воды;и) давление наносов дри заилении водохранилища;к) горное давление;л) тяговые усилия, создаваемые подъемными, перегрузочны­ми и транспортными механизмами;м) нагрузки от судов — навала и швартовные.Б. Особые сочетания, в которые кроме перечисленных нагру­зок и воздействий (п. «а—м») включены:н) давление воды при пропуске расчетных максимальных расходов при форсированном подпорном горизонте (учитывает­ся взамен п. «б») ;о) давление фильтрационных вод, возникающее в результате нарушения нормальной работы противофильтрационных и дре­нажных устройств (учитывается взамен п. «г»);п) ледовые нагрузки при ледоходе катастрофической силы (учитываются взамен п. «д»);р) нагрузка от ветра катастрофической силы (учитывается взамен п. «ж»);с) сейсмические воздействия;
5



т) температурные и усадочные воздействия в бетонных и же­лезобетонных конструкциях;у) удар судна.Примечания: 1. К особым сочетаниям нагрузок и воздей­ствий могут быть отнесены при наличии специального требова­ния давление воды, возникающее при разрушении сооружений, расположенных выше или ниже по течению, или силы, возникаю­щие при разрушении части сооружения.2. Для всех сочетаний необходимо принимать как статиче­ские, так и (в соответствующих случаях) динамические нагруз­ки и воздействия.3. В соответствующих случаях следует производить расчеты сооружений также на нагрузки и воздействия, действующие в пе­риод строительства, во время ремонта и в процессе испытаний сооружений.4. Температурные и усадочные воздействия в бетонных и же­лезобетонных конструкциях при наличии обоснования могут быть отнесены к основным сочетаниям нагрузок и воздействий.5. Степень нарушения нормальной работы противофильтра- ционных дренажных устройств (п. «о») устанавливается в зави­симости от конструктивных особенностей и условий работы этих устройств. При этом в расчетах не допускается принимать пол­ное выключение из работы противофильтрационных дренажных устройств, эффективная работа которых должна обеспечиваться необходимыми мероприятиями и надлежащим контролем.6. Сочетания нагрузок и воздействий должны быть установ­лены в соответствии с практической возможностью одновремен­ного их действия на сооружение.Постоянные речные гидротехнические сооружения по капи­тальности разделяются в соответствии со СНиП П-И.І-62 на че­тыре класса.Коэффициенты запаса устойчивости гравитационных соору­жений, расположенных на сжимаемом основании, принимаются согласно табл. 1, в зависимости от класса капитальности соору­жений.
Таблица 1

Расчетные сочетания 
нагрузок и воздействий

Допускаемые коэффициенты запаса устойчивости 
при классе капитальности сооружений

I II III IV

Основные.......................... 1,3 1,2 1,15 1,1
Особые .............................. 1,1 1,1 1,05 1,05
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2. ГИДРОСТАТИЧЕСКОЕ, 
ГИДРОДИНАМИЧЕСКОЕ 
И ФИЛЬТРАЦИОННОЕ 
ДАВЛЕНИЕ ВОДЫГидростатическое давление воды не требует особых поясне­ний (см. Wt на рис. 1-1).Гидродинамическое давление воды на плоскость сооружения или его элемента в общем случае равно° С1 —сова), (1.1)где Q — расход воды;

ѵ— скорость движения воды;а—угол между направлением струи и плоскостью, вос­принимающей удар струи;I— коэффициент обтекания;g — ускорение силы тяжести.При а = 90° формула (1.1) приобретает следующий вид:
W„ = £7 ѵ = ^7« —— , (1.1а)

2g 2g к ’где со—площадь сечения струи;7— удельный вес воды.Для водобойных стенок, расположенных на расстоянии (0,6—2) Я от конца водослива водосливных плотин, коэффици­ент обтекания [5] равен ^==0,'6ч-0,8.По Д. И. Кумину, горизонтальная сила Wa на единицу дли­ны фронта водобоя при наличии гасителей= (1 — ѵД 4- —- 11------- I, (1.2)
2]; № \ ч / ѵгде —вторая сопряженная глубина (без гасителей);— коэффициент уменьшения второй сопряженной глуби­ны за счет гасителей, принимаемый при наличии эф­фективных гасителей равным 0,8;

q— удельный расход в м2[сек.Фильтрационное давление воды на единицу объема грун­та выражается формулой Гф = 7/, (1.3)где /— градиент фильтрации в пределах взятого объема грун­та.Это давление в каждой точке массива грунта направлено по касательной к линии тока в этой точке.Фильтрационное и взвешивающее давление воды по подзем­ному контуру сооружения. Различают два вида давления под­земных вод на подошву сооружения (рис. 1-1):1) взвешивающее гидростатическое (WB), равное в любой 
7



точке подошвы весу столба воды высотой, равной глубине от уровня нижнего бьефа до точки;2) фильтрационное гидродинамическое (№ф), возникающее в результате создания напора на сооружение и равное под вер­ховым ребром подошвы величине напора за вычетом потери на длине понура и под низовым ребром или вообще в месте выхода фильтрационного потока в нижний бьеф (например, в дрена­же) — нулю.

Рис. 1-1. Схема сооружения и действующих на него нагрузок

Эпюра фильтрационного противодавления строится метода­ми, изложенными в технической литературе [5].Противодавление воды в теле бетонных сооружений. Соглас­но (СН 55—59) при расчете конструкций, не имеющих дренажа и воспринимающих напор воды, должно учитываться противо­давление воды по полной площади их сечений. Распределение давления допускается принимать по линейному закону.Противодавление в расчетах учитывается как внешняя сила при всех сочетаниях нагрузок и воздействий при обязательном одновременном учете всех действующих сил.Снижение или полное устранение фильтрационного давления может быть осуществлено, когда это экономически оправдано, с помощью дренажа, гидроизолирующих экранов и других ме­роприятий.Коэффициенты запаса прочности бетона в бетонных и железо­бетонных конструкциях при включении в число действующих сил противодавления воды снижаются в соответствии с указаниями пп. 42 и 55 СН 55—59.Как в швах, так и в сечениях между ними обязательна про­верка прочности бетона без учета противодавления воды с обес­печением нормальных коэффициентов запаса.
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3. ДАВЛЕНИЕ ВОЛНПри развитии волн в водоеме вода кроме гидростатического давления оказывает на стенки сооружений волновое давление.Параметры ветровых волн (высота волны h и длина волны Z) могут быть определены по графикам А. П. Браславского [4].Кроме того, можно рекомендовать формулы Н. А. Лабзов- ского [6]:
h = 0,073^ У(1.4)

(1.5)
£>о = ЗОш2° А

h _ 1 .
л ~ 9 19 е--’— 0,4 —

(1-6)
(1.7)
(1-8)где h— высота волны на глубокой воде в м;

У-— длина волны на глубокой воде в м;
w—скорость ветра в місек на высоте 10 м от поверхности воды;
D— длина разгона волны в км;

Do— предельная длина разгона волны в км;
К—коэффициент, учитывающий повышенную интенсив­ность развития волн в начале разгона.При выходе волн с глубоководной зоны на мелководную сле­дует учитывать трансформацию волн [6].

Определение воздействия неразбитых стоячих волн на соору­
жения вертикального типа. При глубине воды H^>2h сооружения вертикального типа рассчитывают на действие неразбитой вол­ны. Для определения давления волны на сооружение вертикаль­ного типа принимают высоту интерферированной волны равной 
2h (см. рис. 1-1).При меньших глубинах сооружения следует рассчитывать на действие разбитых волн.В первой стадии проектирования расчет сооружений на дей­ствие стоячих волн может производиться по приближенному ме­тоду, изложенному ниже.Полное боковое избыточное давление R. (см. рис. 1-1) опреде­ляется по формуле
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я + —j (H + h + h0)
______ 1 /_______________

2

ГН2
2 J ’ (1.9)

где

р = —— ; h0 = a h cth 8; ch p
-h , D 2лЯa =------- ; 8 =--------- :X r X

Ki— поправочный коэффициент, принимаемый по табл. 2.7— объемный вес воды в т/м3. 
Таблица 2

Значения коэффициента Кі к формулам (1.9) и (1.10)

н
X

_ „ hЗначения при ——

0,08 0,067 0,05 0,04 0,033

0,1 0,89 0,94 1,01 1,07 1,13
0,15 0,79 0,83 0,83 0,95 1
0,2 0,73 0,75 0,82 0,87 0,93
0,25 0,72 0,73 0,79 0,84 0,88В момент наибольшего опускания впадины волны у стенки эпюра избыточного давления, действующего со стороны, проти­воположной подходу волны, имеет вид, показанный на рис. 1-2. В этом случае полное боковое избыточное давление определяет­ся по формуле

Рис. 1-2. Схема к определению отри­
цательного волнового давления

гя2
<2

Я' = т Лі

я-;^ (я + Ло-А)
7 /______________

2
(І.Ю)где р, h0 и Кі— определяются, как указано выше, применитель­но к формуле (1.9).Во второй (третьей) стадии проектирования волновые нагруз­ки на сооружение уточняются по методу А. И. Кузнецова, изло­женному в СН 92—60 [12].При проектировании гидротехнических сооружений гидро­электростанций Волжской имени В. И. Ленина и Волжской име­
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ни XXII съезда КПСС для определения параметров ветровых волн были приняты следующие исходные данные:а) скорость ветра 15 м]сек (крепкий ветер) —для нормаль­ных условий работы гидросооружений;б) скорость ветра 30 місек, (ураган) —для оценки прочно­сти и устойчивости основных сооружений и их элементов;в) скорость ветра 40 місек — для проверки наиболее ответ­ственных элементов сооружений, разрушение которых угрожает сохранности напорного фронта.Элементы ветровой волны определяли по формулам В. Г. Анд­реянова и Н. А. Лабзовского.Наибольшая высота волны, зафиксированная на Цимлян­ском водохранилище и на водохранилище Волжской гидроэлек­тростанции имени В. И. Ленина за время их эксплуатации, была около 3 м.
Ветровой нагон. Величина ветрового нагона ориентировочно может быть принята следующей:
для малых водохранилищ при площади зеркала до 50 кл2 . .0,5 м

» средних » » » » до 200 » . .0,75 »
» больших » » » » свыше 200 » . . 1 »

4. ДАВЛЕНИЕ ЛЬДА И НАНОСОВ

Давление льда. При проектировании речных гидротехниче­ских сооружений следует учитывать следующие ледовые нагруз­ки и воздействия1:

1 См. «Технические условия на определение ледовых нагрузок на речные 
сооружения» (СН 76—59).

1) динамическое давление льда при ударе свободно плыву­щих льдин;2) динамическое давление заторных масс льда;3) статическое давление сплошного ледяного покрова при его термическом расширении;4) статическое давление свободно плавающего ледяного по­ля при его навале под влиянием ветра или течения;5) воздействие примерзшего ледяного покрова при колебании уровня воды;6) истирающее воздействие льдин на поверхность сооруже­ния при движении их под влиянием ветра, течения или колеба­ния уровня воды.Динамическое давление льда на вертикальные стенки на ре­ках или водохранилищах при ударе одиночных льдин в направ­лении, близком к нормали к фронту сооружения (80—90°), мо­жет быть определено по формуле
w, = KvhVs; (і.п)где —давление льда в Г;
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v— скорость движения льда в м]сек (для больших водохра­нилищ 0,6 місек);
h—толщина льдины в м, принимаемая равной 0,8 от наи­большей за зимний период толщины 1% обеспечен­ности;2— площадь льдины >в ж2;/С— коэффициент, принимаемый по табл. 3 в зависимости от предела прочности льда при раздроблении R^

Таблица 3
Значения коэффициента К к формуле (1.11)

Предел прочности льдаЯр в Т/м2 30 50 60 100
К............................................ 2,36 3 3,3 4,3Величина динамического давления заторных масс льда на сооружения оценивается на основе анализа ледовой обстановки для данного объекта.При термическом расширении сплошного ледяного покрова величины статического давления на единицу площади соприкос­новения льда с сооружением для десяти географических пунктов приведены в табл. 4.

Таблица 4
Статическое давление ледяного покрова 

при его термическом расширении

Пункт Давление ледяного покрова в Т/м2
Пункт Давление ледяного покрова в Т/м~

Ленинград .......................... 20 Владивосток ...................... 17
Г орький.............................. 18 Ростов-на-Дону .... 19
Свердловск ...................... 20 Тбилиси .............................. 15
Красноярск ...................... 18 Ташкент .......................... 18
Якутск .............................. 30 Отар (Казахстан) .... 20

Для водоемов статическое давление Рн свободно плавающе­го ледяного поля при навале, вызванном трением воздуха о на­ружную поверхность ледяного поля, определяется по формуле
Р* = (0,001 ~ 0,002) ш2/7 sin 3, (М2)где w— максимальная скорость ветра в місек 1% обеспеченно­сти в период навалов из числа наблюденных при 45°<р<135°;
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F— площадь ледяного поля в л/2;Р—угол между фронтом сооружения и направлением вет­ра.Возникающие при изменении уровня воды нагрузки от дей­ствия ледяного покрова, примерзшего к вертикальным стенкам, определяют по техническим условиям на проектирование соот­ветствующих сооружений.Истирающее воздействие льдин на поверхность сооружения при движении их под влиянием ветра, течения или колебания уровня воды необходимо учитывать в проекте, предусматривая при надлежащем технико-экономическом обосновании специ- альные меры защиты поверхности сооружения, например созда­вая гладкие поверхности, увеличивая стойкость поверхностного слоя бетона, устраивая облицовки и т. п.
Давление наносов. Если в водохранилище глубина воды у плотины Н, а наносы отложились слоем ha, то удельное давле­ние воды и наносов ав-н у дна на плотину будет равно

<?в.н = 7в#+ ІнМн- (1-13)При этом объемный вес массы наносов ун, отложившихся в воде, определяется по формуле
Тн = Ті —7в(1-п), (1-14)где ?!— объемный вес массы наносов в сухом виде;Те— объемный вес воды;

п—относительная пористость наносов.Значение коэффициента зависит от свойств грунтов от­ложившихся наносов и степени подвижности сооружения:а) если наносы состоят из песчаного, песчано-гравелистого и вообще крупнозернистого материала, то для подвижных соору­жений
(1.15)Для неподвижных сооружений — сооружений на скальном ос­новании или на нескальном основании, но после завершения го­ризонтальных смещений — этот коэффициент определяется как коэффициент бокового давления, т. е.

ен = е;б) в глубоких водохранилищах у плотин откладываются лишь мельчайшие частицы ила и глины, а также коллоидные частицы, промежутки между которыми заполнены пленочной во­дой. В этом случае угол внутреннего трения ф близок к нулю, тогда максимальное давление
°в.н = Увн + ТнА- (1.16)
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5. ДАВЛЕНИЕ «НАВАЛА» 
НА ПОДПОРНЫЕ СТЕНКИДавление грунта на подпорные стенки определяют или по формулам предельного состояния, или по теории упругости. В первом случае имеется в виду возможность деформации соору­жения и образования в грунте засыпки поверхности скольжения, а во втором случае стенка предполагается неподвижной. И то, и другое давление назовем основным давлением.Кроме основного давления в пазухах подпорных стенок и стен шлюзов может возникать дополнительное давление вследствие поворота стенки в сторону засыпки или осадки сооружения. По­ворот подпорной стенки в сторону засыпки принято называть на­валом, а дополнительное давление на стенку, возникающее при этом, — давлением навала.Поворот стенки, или навал, происходит:а) от действия пригрузки, образуемой засыпкой пазух или земляной насыпью;б) вследствие внецентренного расположения равнодействую­щей вертикальных сил по подошве стенки с эксцентрицитетом в сторону засыпки.Дополнительное давление от осадки возникает в результате того, что стены шлюзов или других сооружений препятствуют котловану сузиться во время осадки сооружения под действием его собственного веса и веса засыпки пазух (рис. 1-3,а).Возникновение того или иного дополнительного давления за­

висит от конструкции сооружения и от наличия боковых пригру­
зок. Так, в подпорных стенках и шлюзах с разрезным днищем (рис. 1-3,6) могут одновременно возникать оба вида дополни­тельного давления. В шлюзах с неразрезным днищем могут воз­никать дополнительные давления только от осадки.Вопрос определения давления навала возник впервые при проектировании высоких подпорных стенок для сооружений Цимлянского гидроузла. В связи с этим Гидропроектом была разработана под руководством В. П. Лихачева методика опреде­ления навала подпорных стенок. Позже институтом Водгео (Б. Н. Жемочкин, И. К. Самарин) была разработана другая ме­тодика. Этому же вопросу посвящена кандидатская диссерта­ция В. И. Вуцеля.Ниже приводится краткое изложение методов определения давления от навала подпорных стенок на засыпку и дополнитель­ного давления от осадки сооружения.

Метод ГидропроектаМетод Гидропроекта позволяет учитывать возведение стенки 
по ярусам и послойную отсыпку насыпи за стенкой. Для этого стенку делят по высоте на предполагаемое число ярусов возведе­ния (рис. 1-4).
14



a) 6)

Рис. 1-3. Деформации сооружения и основания, вызывающие до­
полнительное давление N на стенки 

в — от осадки; б — от осадки н поворота

Рис. 1-4. К расчету подпорной стенки сооружения Волгоградского гидро­
узла

a — поперечное сечение подпорной стенки; б — эпюра дополнительных давлений, рас­
считанная по методу Гидропроекта; в — эпюры дополнительных давлений, рассчи­

танные по методу В. И. Вуцеля

Рис. 1-5. Определение 
ординат самоуравнове- 
шенной дополнительной 
эпюры давлений на по­
дошву стенки от сил 

навала

15



Силы навала определяют отдельно от влияния каждого яру­са на возведенную часть стенки.Принимается, что дополнительные усилия от навала воз­никают по вертикальной плоскости, проходящей через тыловую грань-фундаментной плиты стенки, и что они распределяются по закону треугольника с наибольшей ординатой амакс у поверхно­сти отсыпаемого слоя и с нулевой у подошвы (рис. 1-5).Задача определения усилий от навала методом Гидропроекта подразделяется на три части (отдельно для каждого яруса):1) определение зависимости угла поворота подошвы стенки от момента относительно подошвы стенки от сил навала. Момент относительно подошвы стенки от сил навала для краткости в дальнейшем будем называть просто моментом от сил навала;2) определение зависимости угла поворота вертикальной консоли стенки от момента сил навала;3) определение величины момента от сил навала, при кото­ром обеспечивается равенство углов поворота вертикальной кон­соли и подошвы стенки.
Определение зависимости угла поворота подошвы стенки о г 

величины момента от сил навала. Для выявления этой зависи­мости сначала подсчитывают реактивные давления грунта на по­дошву стенки от всех сил, действующих на возведенную часть стенки (см. эпюру az на рис. 1-5).Затем задаются тремя значениями сил навала N,: для ниж­них ярусов стенки, начиная примерно с 0,5 No и более, для верхних — с 0,05 No, где No — активное давление грунта на стен­ку (см. рис. 1-5), и для промежуточных ярусов.По заданным силам строят самоуравновешенные эпюры реакций грунта на подошву стенки с ординатами:До =Лф, (1.17)где Ь'=1 м, остальные обозначения см. на рис. 1-5. Добавив са- моуравновешенную эпюру реакций к основной, получим суммар­ную эпюру реакций:
°о/ = az + Aaz.Осадки сооружения под лицевой и тыловой гранями стенки от действия суммарной нагрузки о0і от сооружения и расчет­ной пригрузки q, (см. рис. 1-5) можно определить методом по­слойного суммирования (см. главу II) по упрощенной формуле

где и — напряжения от веса сооружения и пригрузки в середине z-го слоя сжимаемой толщи осно­вания на вертикалях, проходящих через вер­
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ховую и низовую грани фундаментной плиты стенки (по таблицам гравы П);— толщина /-го слоя сжимаемой толщи;
п— число слоев в сжимаемой толще;

Eq— модуль сжатия /-го слоя (см. главу III, п. 21).Искомый угол поворота подошвы, а следовательно, и всей стенки определяется как отношение разности осадок крайних то­чек тыловой и лицевой граней фундаментной плиты к ширине по­следней.По полученным данным для каждого яруса строят кривую ап.с=Л(Л1) зависимости углов поворота подошвы стенки ап.с от момента сил навала М (рис. 1-6).
Рис. 1-6. Кривые зави­
симости углов поворота 
подошвы стенки «пс и 
вертикальной консоли 
ав.кэт момента сил на­

вала

Определение зависимости угла поворота вертикальной кон­
соли от момента сил навала. Зависимость угла поворота верти­кальной консоли от момента сил навала определяют так же, как и для подошвы стенки.Для наглядности расчетную схему (рис. 1-7, а) поворачивают на 90° (рис. 1-7,6) и она таким образом получает вид схемы опре­деления осадок в упругой четвертьплоскости, причем модуль сжатия грунта остается неизменным по глубине для каждой точ­ки. Величину сжимаемой толщи засыпки определяют так же, как и сжимаемой толщи под подошвой стенки (см. главу II).Поскольку нет решения задачи для четвертьплоскости, рас­чет приводится к схеме полуплоскости с помощью загружения

Рис. 1-7. Схемы к определению зависимости угла поворота верти­
кальной консоли от момента сил навала
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дополнительной фиктивной нагрузкой, равной и симметричной действующей нагрузке (рис. 1-8). При этом граничные условия удовлетворяются неполностью, но они достаточны для практиче­ской точности.

Рис. 1-8. Приведение четвертьплоскости к полуплоскости 
/—свободная поверхность; 2 — условная поверхность полуплоскости; 
3 — дополнительная фиктивная нагрузка; 4 — расчетная эпюра дефор­

мации; 5 — осредненная эпюра деформацииДеформацию засыпки определяют так же, как іи осадку осно­вания. Полученную эпюру деформации засыпки осредняют при­ведением ее к прямой, затем определяют угол наклона верти­кальной консоли как угол наклона осредненной эпюры деформа­ции засыпки (рис. 1-8). Такие расчеты выполняют для трех раз­личных значений сил навала.По заданным усилиям навала вычисляют моменты относи­тельно подошвы стенки, а затем строят кривую за­висимости углов поворота вертикальной консоли ав-к от момен­тов сил навала М (см рис. 1-6).
Определение расчетного момента от сил навала. Пересечение кривых зависимости углов поворота вертикальной консоли и по­дошвы стенки от момента сил навала дает искомую величину мо­мента от сил навала возведенной части стенки (см. рис. 1-6).По полученному значению момента ДМг определяют эпюру усилий от навала, принимая при этом максимальную ординату эпюры на уровне поверхности засыпки (см. рис. 1-5). Эта орди­ната определится по формуле

ЗАМ л іл\
°макс — ~—• (1.19)

НіДля нахождения суммарной эпюры сил навала суммируют ординаты аМакс от каждого слоя на верхних отметках каждого яруса. Соединяя полученные точки прямыми, получают выров­ненную эпюру моментов навала.В качестве примера на рис. 1-4 представлена подпорная стен­ка одного из сооружений Волгоградского гидроузла. Стенка вы- 
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сотой 45,5 м разделена на пять ярусов. Грунт засыпки характе­ризуется углом внутреннего трения ср = 22° и объемным весом у = 1,8 т/м3. Расчетная сжимаемая толща была разделена на семь разнородных слоев (на рис. 1-4 не показаны).На рис. 1-4,6 приведены вычисленные эпюры давлений нава­ла по ярусам и расчетная суммарная эпюра.Момент от основного горизонтального давления грунта отно­сительно подошвы стенки составил 12 700 тм, а момент от сил на­вала— 2300 тм (18%).
Метод В. И. ВуцеляВ методе В. И. Вуцеля предполагается, что сооружение мо­жет только поворачиваться вокруг центра своей подошвы, но не может перемещаться по основанию в горизонтальном направле­нии. Такому условию удовлетворяют, например, подпорные стен­ки, упирающиеся в прочные плиты.При таком предположении эпюра давления навала должна иметь максимальную ординату у поверхности засыпки (рис. 1-9,а), у основания стенки—нулевую ррдинату, а в целом долж­на быть аналогична эпюре, принимаемой Гидропроектом.

Рис. 1-9. Эпюры дополнительного давления по В. И. Ву- 
целюПри срезке верховой части эпюры по линии эпюры пассивно­го давления грунта на стенку (рис. 1-9, а) максимальная ордина­та переместится от поверхности засыпки книзу.Однако для песчаных грунтов В. И. Вуцель предлагает при­нимать эпюру, согласно его экспериментальным данным, по рис. 1-9,6, у которой максимальная ординаіа находится на расстоя­нии 0,3 Нс от поверхности засыпки.Ординаты эпюры давления на этом рисунке приведены в до­лях произведения угла наклона стенки ао на модуль деформации засыпки, причем % = а— (1.20)
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Углы, входящие в формулу (1.20), означают:1) а — угол наклона свободно стоящей стенки (рис. 1-10, а) без засыпки определяется по формуле В. А. Флорина:
где М— момент от сил, действующих на сооружение, вклю­чая основное горизонтальное давление грунта Na (рис. 1-10, б);росн и Еосп— соответственно коэффициент Пуассона и модуль деформации грунта основания.

Рис. 1-10. Схемы к расчету навала по методу В. И. ВуцеляПри неоднородном основании приведенный модуль деформа­ции £пр можно определить по формуле (см. п. 21)
Е = (1.22)или £пр=--------- ------------; (І.22а)

п hi
Ei2) «1 — угол, на величину которого уменьшится угол поворо­та сооружения в связи с появлением отпора засыпки; определя­ется (аналогично углу а) по формуле 

где MN— момент от давления навала N\3) S У—углы поворота сооружения, возникающие вслед­ствие деформации основания от пригрузки его весом грунта на­сыпи (земляной дамбы) или засыпки пазухи:
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Рис. I-1'1. График зависимости коэффициента от 
длины равномерно распределенной пригрузки

Рис. 1-12. График зависимости 
коэффициента ki от длины тре­

угольной пригрузки

Для определения угла наклона стенки а0 с учетом пассивно­го давления грунта В. И. Вуцелем решена задача для абсолютно жесткой балки на упругой четвертьплоскости с одним шарнирно закрепленным концом (рис. 1-13) с применением метода Б. Н. Жемочкина. В качестве нагрузки на балку принят момент В результате полученоао = Ч(і-Р-з)

* £з#с
(1-25)
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где р-з и Е3—соответственно коэффициент Пуассона и мо­дуль деформации грунта засыпки;
Нс— высота стенки.При послойном определении давления от навала под Нс по­нимается толщина расчетного слоя.

Рис. 1-13. Расчетная схема стенки по В. И. Ву- 
целю

Из формулы (1.20) после подстановки в нее соответствующих значений получено
(4M + z2sWK2мw 11/2Д' -f-4E2

(1.26)где
А =

^осн

(1-Р2 ) £зV г осн)Положительному моменту MN соответствует поворот стенки з сторону засыпки.Подставив значениям# из формулы (1.26) в формулу (1.25), получим
ао = —-г- ^Е3 Ш2Д' Ч-4Я|

(1.27)Ординаты дополнительного давления от навала, согласно рис. 1-9, определяются для песчаных грунтов по следующим фор­мулам:на глубине 0,3 Нс от поверхности засыпки
13,31 

о0 з = —-— (4M + /2ZU) 
(Ш2А'4-4Я2)на глубине 0,5 Нс от поверхности засыпки

5,17
°0,5 = ---------- 

ТС

(4М + /22^) 
(Ш2А'+4Я2) =0,39 с?о,з •

(1-28)
(1.29)Таким образом, как и следовало ожидать, давление от нава­ла на абсолютно жесткие стенки не зависит от модуля деформа­ции грунта; оно зависит лишь от отношения модулей деформации 
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грунта основания и засыпки, входящих в коэффициент А' в фор­муле (1.26). Это облегчает решение задачи, так как отношение модулей деформации можно определить значительно точнее, чем их абсолютные значения.При послойном возведении засыпки и стенки, что обычно бы­вает на практике, давление от навала определяется как сумма давлений от каждого слоя.Например, применительно к схеме, изображенной на рис. ]-І4, давление от навала будет определяться как сумма давлений от засыпки пазухи 1 и от слоев 2 и 3 грунта дамбы.

грунта на стенку
/ — грунт засыпки пазухи; 2, 3 — слои грунта дамбыПри высоких подпорных стенках, как показали расчеты, дав­ление от навала от верхних слоев засыпки может отсутствовать (на рис. 1-14 давление ^з = 0) Это значит, что в результате ос­новного горизонтального давления грунта No наклон стенки в сторону, противоположную засыпке, будет больше, чем наклон на засыпку в результате действия пригрузки (навала). При на­клоне стенки в сторону, противоположную засыпке, дополнитель­ное давление на стенку возможно будет уменьшаться, и в опре­деленный момент может исчезнуть давление от навала, возник­шее ранее вследствие действия нижележащих слоев пригрузки 

(Ni и N2 на рис. 1-14).Однако учитывая, что метод В. И. Вуцеля дает заниженные значения давления по сравнению с методом Гидропроекта (см. выводы), за расчетное можно принимать давление, определяемое как сумма давлений от расчетных слоев.Как уже было отмечено, при песчаном основании дополни­тельного давления от осадки может не быть, поэтому при расчете подпорных стенок, расположенных на песчаных грунтах, можно ограничиться учетом давления, возникающего от навала стенки на засыпку (давление навала).При глинистом основании приближенно также можно огра­ничиться давлением от навала, но при этом следует иметь в ви­ду, что оно будет несколько заниженным из-за неучета давления от осадки.
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В качестве примера, расчета навала по методу В. И. Вуцеля рассмотрена стенка Волгоградского гидроузла (см. рис. 1-4), рас­считанная также методом Гидропроекта. Результаты решения этого примера приведены в табл. 5.
Расчет навала стенки по методу В. И. Вуцеля

Таблица 5
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I 10 0,5 +776 10 18 10 0,0011 140
II 20 1 +624 10 18 20 0,00041 203

III 30 1,35 —109 10 18 30 0,0000093 11
IV 38 1,65 —3318 8 14,4 38 0 0
V 45,5 1,9 —6964 7,5 13,5 45,5 0 0При расчете стенки приняты следующие исходные данные: грунт засыпки — песок с объемным весом у = 1,8 т/м3, р-осн = = = 0,3.Эпюры давлений от навала по ярусам изображены на рис. 1-4, в.Для -сравнения методов Гидропроекта и В. И. Вуцеля в табл. 6 приведены результаты расчета, полученные по- этим двум методам.Величина момента, показанная в табл. 6 в скобках (2300 т.н), получена по огибающей эпюре давлений.На основании приведенных расчетов и анализа методов Гид­ропроекта и В. И. Вуцеля можно сделать следующие выводы.

Результаты расчета навала подпорной стенки 
по двум разным методам

Таблица 6

Ярус

По методу Гидропроекта По методу В. И. Вуцеля

Наклон 
стенки 
(tg “о)

Моменты от сил навала 
в тм Наклон 

стенки 
(tg «о)

Моменты от сил навала 
в тм

по ярусам суммарные по ярусам суммарные

I 0,0017 160 160 0,0011 140 140
II 0,00067 260 420 0,00041 203 343

III 0,00027 260 680 0,0000093 11 354
IV ■ 0,00025 420 1100 0 0 354
V 0 0 1100 

(2300)
0 0 354
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1. Момент от сил навала по В. И. Вуцелю получается мень­ше, чем по методу Гидропроекта; в последнем момент искусст­венно завышен еще тем, что суммарная расчетная эпюра дав­ления принята по огибающей максимальных ординат. Так, в рас­смотренном примере момент по огибающей эпюре (2300 тм) в 2 раза больше момента, получаемого суммированием моментов послойно (1100 тм).2. Как показывают натурные наблюдения за давлением грун­та на стены шлюзов, угол наклона верховой части эпюры соот­ветствует углу наклона линии, ограничивающей эпюру пассив­ного давления грунта. То же самое, по-видимому, должно быть при наличии навала стены на грунт. Поэтому распространение этого угла наклона, установленного В. И. Вуцелем эксперимен­тально для стенки высотой 1 м, на стенки любой высоты нельзя считать надежным.При однородном основании этот угол должен быть постоян­ным для стенок любой высоты и определяться эпюрой пассив­ного давления.3. Метод В. И. Вуцеля разработан для схемы балки на упру­гом основании с шарнирным закреплением одного конца. В мето­де Гидропроекта такое ограничение отсутствует.Кроме того, в методе Гидропроекта не учитывается искривле­ние поверхности засыпки (пригрузки). В методе В. И. Вуцеля и методе Б. М. Жемочкина и И. К- Самарина (см. ниже) оно учи­тывается. Возможно по этим причинам имеется значительное расхождение по давлению навала на высокие стенки. Эти огра­ничения, по-видимому, не должны сильно сказываться при невы­соких стенках. В рассмотренном примере, в частности, при высо­те стенки 10 м расхождение в давлениях навала по двум методам незначительно.4. Как показали расчеты, а также натурные наблюдения за стенкой Цимлянского гидроузла, наклон высоких стенок на грун­товую засыпку происходит при неполной засыпке. При засыпке высоких стенок на полную высоту они наклоняются в направле­нии, противоположном засыпке, что происходит за счет большо­го основного давления грунта. Это, по-видимому, влечет за со­бой уменьшение давления навала. Однако, учитывая неопреде­ленность этого вопроса, за расчетное можно рекомендовать дав­ление, получаемое суммированием давлений от каждого расчет­ного слоя.При этих условиях для определения давления навала можно рекомендовать метод В. И. Вуцеля как наиболее простой, имея в виду, кроме того, следующее:а) дополнительное давление, определенное методом В. И. Вуцеля для стенок, расположенных на глинистом основании, бу­дет несколько заниженным за счет неучета давления от осадки;б) расчетная эпюра давлений навала, предлагаемая В. И. Ву­целем по рис. 1-9, б и найденная им на модели стенки высотой
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1 м с песчаной засыпкой, не может быть распространена на все случаи в натуре, как это было отмечено выше. Поэтому для при­ближенного определения давления навала по методу В. И. Вуце- ля можно пользоваться треугольной эпюрой с максимальной ор­динатой у верха засыпки (см. рис. 1-5), определяя величину этой ординаты по формуле
(°макс)/ = , (1.30)где момент от сил навала определяется по формуле (1.26).5 . Силы навала могут быть уменьшены при определенном по­рядке производства работ, а именно: при возведении большей части засыпки до сооружения стенки.

Метод Б. Н. Жемочкина 
и И. К. СамаринаПри определении давления навала по этому методу исходят из рассмотрения сооружения и части основания выше подошвы сооружения как балки на упругом основании (рис. 1-15).

Рис. 1-15. К определению давления навала по методу 
Б. Н. Жемочкина и И. К. Самарина

а — схема стенки; б — эпюра дополнительного давления по 
И. В. Федорову; в — расчетная схемаРасчетной схемой здесь является двучконсольная балка, у которой левая консоль принимается практически абсолютно жесткой, а правая консоль — конечной жесткости с модулем де­формации, равным модулю деформации грунта засыпки Ео.Число условных стержней, заменяющих контакт балки с ос­нованием, достаточно принять равным шести, как это изображе­но на рис. 1-15, в, но так, чтобы длина правой консоли была не меньше (2—2,5) Нс , где Нс—высота стенки.При решении балки смешанным способом Б. Н. Жемочкина (см. главу III) кроме шести неизвестных сил X. будут еще два 
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неизвестных: осадка и угол поворота условной заделки, а всего для рассматриваемой схемы — восемь неизвестных. Прогиб ле­вой консоли в силу принятого предположения об ее абсолютной жесткости равен нулю, что принимается во внимание при опре­делении прогибов от единичных и внешних сил.В результате решения балки на упругом основании методом Б. Н. Жемочкина определяются реактивные давления ЛБ, Х2, • Х6, которые позволяют найти изгибающий момент в сечении ус­ловной заделки — у тыловой грани стенки. Изгибающий момент создает пару из искомых дополнительных сил N (рис. 1-15, а). Предельная величина этой силы не должна превышать силу трения под стенкой. Кроме того, максимальное растягивающее напряжение у подошвы стенки должно быть меньше напряжения от активного давления грунта.Эпюра сжимающего напряжения у свободной поверхности за­сыпки срезается по линии пассивного давления грунта.Учитывая наличие сил трения в подошве стенки и грунте, впоследствии И. В. Федоровым была предложена эпюра допол­нительных сил по схеме, изображенной на рис. 1-15, б.В действительности в упругой стадии деформации основания эпюра дополнительного давления, по-видимому, будет иметь про­межуточный вид между эпюрами по рис. 1-15, а и б. Такая про­межуточная эпюра могла бы быть получена при решении рас­сматриваемой балки на упругом основании с учетом касательных напряжений. Однако это значительно усложнило бы расчет. В частности, применительно к расчетной схеме по рис. 1-15 приш­лось бы решать систему уравнений с 15 неизвестными.
Определение дополнительного давления 
грунта на стенки шлюзов (метод 
И. К. Самарина)Как отмечено ранее, в результате осадки шлюзов может возникнуть дополнительное (сверх Кулоновского основного) дав­ление грунта на стенки.Данные натурных исследований по определению давления грунта на стенки шлюзов показывают, что интенсивность дав­ления грунта на участке верхней половины стенок больше Ку­лоновского, а на нижнем участке, наоборот, меньше. Такой ха­рактер эпюры давления грунта на стенки шлюзов, можно объяс­нить влиянием дополнительного давления, возникающего в ре­зультате осадки сооружения.Ниже приводится краткое описание метода определения до­полнительного давления, разработанного И. К. Самариным при участии Г. В. Крашенинниковой [8].Вначале дается решение для абсолютно жесткого заглублен­ного фундамента, затем на основе выполненных конкретных при­меров [8] для шлюзов с неразрезным и разрезным днищем, а 
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также на основе сравнения результатов решении с натурными данными приводится рекомендация по использованию решения жесткого штампа для шлюзов.
Давление грунта на жесткий заглубленный фундамент. Рассматривается частный случай, когда глубина котлована равна половине ширины фундамента (рис. 1-16).

Рис. 1-16. Расчетная схемаРасчет давления грунта на жесткий заглубленный фунда­мент производится методом теории упругости с использовани­ем результатов ранее выполненных решений по расчету заглуб­ленных фундаментов [10] и формул М. И. Горбунова-Посадова [И].Под учетом заглубления обычно понимается учет бытового давления, боковой пригрузки и ломаного контура котлована [10].Здесь рассматриваются лишь последние два фактора; учет бытового давления рассмотрен в главе III.Расчет ведем по схеме проф. Б. Н. Жемочкина [9], принимая в качестве расчетной схемы жесткую раму на упругом основа­нии.В данном случае, согласно расчетной схеме по рис. 1-16, неизвестными являются восемь реактивных сил Хі,..„ и вер­тикальное смещение условной заделки уо, т. е. всего девять не­известных.Из восьми реактивных сил первые пять вертикальные, дей­ствующие на половину днища, и три силы горизонтальные, дей­ствующие на стенку (дополнительное давление грунта).По числу неизвестных составляются девять уравнений, из которых восемь выражают условия, что суммарные перемеще­ния по направлениям неизвестных сил Xk равны нулю, и одно уравнение представляет условие равновесия.Общий вид уравнений:
й11^1 + °12^2 4" °13^3 + ^14^4 4" $15-^5 4" Hg -^6 Ж 017-^7 4"

4- 4Л — yQ 4- Аір 4~ Ajg = 0;
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$21^1 + 022X2 -г ^23^3 + $24-^4 4" $25-^5 + $26^6 4“ $27^4 4“

4” $28^8---- Уо + &2р + ^2g =0;

$31Хх 4~ $32^2 4“ $33*3 4“ $34-^4 + $35 Х5 4" $36^6 4“ $37^4 +

4" $38^8---- Уо + ^Зр 4" ^3g = О!

$41^1 4~ $42^2 + $43^3 + $44X4 + $45^5 4" $46^6 4~ $47^4 4"

4~ $48^8 У о 4~ ^ір + ^4g = 0;

$51^1 4“ °52^2 4“ $53^3 4- $54X4 4~ $55^5 4“ $56^6 4- $57-^4 +

°58^8---- У о + &5р 4- Asg = 0;

41^1 + $62^4 4“ $63^3 + $64^4 4~ $65 ^5 4" $66^6 4” $67 Х7 +

4" $68^8 — 0 4- &вр 4~ △eg — 0;

ЧЖі 4“ $72^2 “Г $73^3 4“ $74-^4 4~ °75-^5 4“ °76^6 4“ $77^7 “

4“ °7sA4 — 04- &7р 4- ^7g — 0;

°81Д1 4“ °82^2 4" $83^3 4- $84^4 4~ $85-^5 4“ $86^6 4~ $87X7 4~

+ $88 ^8 — 0 4- ^8р 4~ △eg = 0;
-X1-X2-X3-Xi-X') + P = Q,где оАі— коэффициенты, представляющие собой переме­щения по направлению силы Xk от единичной силы, действующей по направлениюХг;

Акр и Akg—свободные члены — прогибы основной системы от нагрузки и перемещения основания от при­грузки.Величины Ад,., Акр и Akg определяют по формулам Б. Н. Же- мочкина [9] и АІ. И.Горбунова-Посадова [И] с использованием решения И. К. Самарина [10] по учету ломаного контура основа­ния по граням заглубленного фундамента. Значения их для рассматриваемого случая Н = 1 (рис. 1-16), полученные в [8], при­ведены в табл. 7.В результате решения уравнений получены значения реак­тивных давлений, сведенные в табл. 8.Для сравнения произведено решение жесткого фундамента без учета заглубления. Полученные значения опорных реакций даны ів табл. 9.Эпюры интенсивностей дополнительного давления показа­ны на рис. 1-17.Значения изгибающих моментов в середине пролета от реак­тивных давлений с учетом и без учета заглубления приведены в табл. 10.Полученная эпюра дополнительного давления грунта на стенки должна быть срезана по линии действия пассивного дав­ления (на рис. 1-17 показано пунктиром), что будет способ­ствовать перераспределению реактивных давлений, действую-
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Таблица 7

Значения коэффициентов и свободных членов уравнений 
для расчета абсолютно жесткого штампа с учетом заглубления от действия 

симметричной нагрузки 2Р и треугольной пригрузки gl при Н — /

П р и м е ч а и и е.

№ 
уравнений х2 Хз х4 X» Х„ X, X. Уо Л р кр

1 + 16,704 + 11,953 +9,675 +8,272 +7,244 —0,668 —1,450 —2,232 — 1 0 —5,397 gl
2 * + 14,426 + 10,550 +8,647 +7,459 —0,642 —1,450 —2,258 — 1 0 —5,355 gl
3 * * +13,398 +9,737 +7,973 —0,583 —1,450 —2,317 — 1 0 —5,263 gl
4 * * * + 12,724 +9,160 —0,470 —1,450 —2,430 — 1 0 —5,106 gl
5 * * +12,220 —0,233 —1,450 —2,667 —1 0 -4,832 gl
6 * •і- * * +12,180 +9,300 +8,370 0 0 —0,143 gl
7 * * * * * * +13,420 +10,900 0 0 —0,430 gl

8 * * * * * * * +16,200 0 0 -0,800 gl
9 —1 —1 —1 —1 —1 0 0 0 0 +1Р 0

В таблице для сокращения симметричные коэффициенты заме йены звездочками.



Таблица 9

Реактивные 
давления Xt х2 X, х4 X,

В ДОЛЯХ Р 0,1323 0,1381 0,1531 0,1803 0,3962

В долях gl 0,0234 0,0221 0,0197 0,0147 —0,0799

Таблица 10

Момент Без учета 
заглубления

С учетом 
заглубления

В середине балки от действия на­
грузки ............................................................

От действия пригрузки ......................
0,614 РІ (100%) 
0,0428 gZ2(100%)

0,625 РІ (101,5%)
0,0304 gZ2(71%)щих на все сооружение. Обычно величина срезаемой части эпю­ры невелика, поэтому надобности в пересчете (перераспределе­нии реактивных давлений) практически нет. Причем такая срезка не может быть осуществлена в общем виде, а только конкретно в каждом отдельном примере.На основании полученных результатов, приведенных в табл. 8—10, можно сделать следующие выводы.1. Вертикальные контактные напряжения от действия на­грузки под заглубленным жестким фундаментом при Н = 1 мож­но определять без учета ломаного контура котлована как для балки на поверхности полупространства.2. При расчете балок на действие пригрузок, расположен­ных на поверхности засыпки, изгибающий момент в середине жесткой балки может быть уменьшен до 30% за счет влияния заглубления (ломаного контура котлована).

Давление на стенки шлюзов. При определении реактивных давлений грунта с учетом гибкости стенок и днища шлюза в отличие от предыдущего решения к коэффициентам уравнений, приведенным в табл. 7, прибавляется прогиб основной системы от единичных сил, а к свободным членам — прогиб от внешней нагрузки.Как показали решения конкретных примеров для шлюзов типа Волго-Донских и сравнения результатов решения с данны­ми натурных наблюдений, дополнительное давление на стенки шлюзов можно принять приближенно по рис. 1-17 как для жест­кого фундамента, введя следующие поправки:а) коэффициент 0,5, учитывающий гибкость стенок и днища шлюза;б) коэффициент 0,33 (в среднем), учитывающий, что соору­жение возводится постепенно.
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Таким образом, применительно к шлюзам дополнительное давление на стенки по сравнению с приведенным на рис. 1-17 должно быть уменьшено примерно в ■ • -- _ ~ 6 раз.
V,О•vdo

6. СЕЙСМИЧЕСКИЕ СИЛЫ
Инерционные силы. Под влиянием сейсмических колебаний основания в сооружениях возникают инерционные силы, назы­ваемые сейсмическими силами.Расчет сооружений на действие сейсмических сил выполняют в предположении статического действия этих сил, причем учи­тывают, что они могут иметь любое направление в простран­стве.Сейсмическая сила Рс является объемной, приложена она в центре тяжести сооружения и определяется по формулеPc = Wc*C, (1.31)где Q — вес сооружения и его элементов и вертикальная на­грузка на них;

Кс — сейсмический коэффициент, принимаемый по табл.11 в зависимости от расчетной сейсмичности соору­жения, определяемой по табл. 12;ас —коэффициент, зависящий от динамических характери­стик сооружения или его элементов, принимаемый по табл. 13.
Таблица 11

Значения Кс к формуле (1.31)

Расчетная сейсмичность в баллах 7 8 9

Коэффициент Кс . . . ...................... 1/40 1/20 1/10

Та блица 12
Расчетная сейсмичность гидротехнических сооружений

Классы гидротехнических
Расчетная сейсмичность сооружений при сейсмичности

пункта строительства в баллах
сооружений

6 7 8 9

I 7 8 9
II И III 6 7 8 9

IV 6 7 7 8

Сейсмическое давление воды. При расчете гидротехнических сооружений, соприкасающихся с водой, кроме сейсмических сил инерции, принимаемых по формуле (1.31), следует учитывать дополнительное инерционное воздействие прилегающей части воды по (формуле в соответствии с СН 8—57:= (1.32)
2 Зак. 30 33



Таблица 13
Значения ас к формуле (1.31)

Характер рассчитываемых сооружений или их элементов ас

Сооружения или их элементы, кроме указанных ниже 
в данной таблице .............................................................................. 1

Гидротехнические сооружения — водонапорные и урав­
нительные башни; высокие подпорные стены; железобе­
тонные, бетонные и каменные плотины (высотой более 
10 м) ит. п. — на уровне hi от основания сооружения 
при расстоянии h0 от центра тяжести до основания соо- /21
ружения............................................................................................... 14-0,5-т—“О

Распорные конструкции (арки и своды).......................... 2
Местные соединения отдельных частей сооружений: 

анкерные болты колонн, ферм, арок, неподвижных опор 
пролетных строений мостов, трубопроводов и др. (кроме 
анкерных болтов для крепления деревянных конструк­
ций) ..............................•................................................................ ' 5

Анкерные болты для крепления деревянных конструк­
ций) ....................................................................................................... 1где qy—дополнительное сейсмическое давление воды в Т/м2 на расстоянии у от расчетного уровня воды (см рис. м);/\с—расчетный сейсмический коэффициент, определяемый по табл. 11.у — объемный вес воды в тім?-, 

у — глубина воды в ж для рассматриваемой точки.
Изменения давления земли при сейсмических колебаниях. При расчете подпорных стенок кроме сейсмических сил инер­ции, принимаемых по формуле (1.31), следует учитывать изме­нение бокового давления грунта.При определении бокового давления грунта величины ак­тивного ^с.а и пассивного qc.п давлений сыпучего грунта при вертикальной задней грани и горизонтальной поверхности за­сыпки определяются по формулам:9c.a=(1 + 2^‘grt?a: (1-33)?e.n=(>-2Kctg?)«n. (1-34)где qa и qn — соответственно активное и пассивное давле­ния грунта без учета сейсмического воздей­ствия;— угол внутреннего трения грунта.
Явления резонанса. Поскольку период сейсмических коле­баний Т~1 сек, надо считать, что бетонные и железобетонные сооружения, у которых Т0>2 сек, или То< 0,5 сек, являются безопасными в отношении резонанса. Сюда относятся массивные плотины, подпорные стенки и т. п. 
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7. ТЕМПЕРАТУРНЫЕ И УСАДОЧНЫЕ 
ВОЗДЕЙСТВИЯПри проектировании бетонных и железобетонных конструк­ций гидротехнических сооружений следует учитывать темпера­турные и усадочные воздействия в тех случаях, когда эти воз­действия могут привести к потере несущей способности соору­жения. Однако при этом надлежит принимать такие конструк­тивные решения, которые предотвращают возникновение суще­ственных температурных и усадочных усилий.Расчет температурных напряжений без учета ползучести бе­тона состоит из двух этапов:1) теплового или термического расчета и выбора расчетных температур;2) статического расчета и определения усилий и напряжений в конструкции.При расчете на температурные напряжения с учетом ползу­чести [3] добавляется третий этап, учитывающий свойства пол­зучести бетона. При учете ползучести бетона второй этап рас­чета предполагается соответствующим упруго-мгновенному на­пряженному состоянию.Тепловой расчет имеет целью установление температурного режима в элементах сооружений, необходимого для выбора рас­четных величин. Тепловой расчет представляет собой решение задач теплопроводности для данного элемента при тех или иных граничных и начальных условиях температурного режима.При статическом и тепловом расчетах следует различать расчет на температурные напряжения:1) от воздействия температур, возникающих в процессе твер­дения бетона, т. е. от экзотермии бетона;2) от воздействия температуры окружающей среды.Известно, что в первый период твердения в бетоне выделя­ется большое количество тепла, в результате чего сильно по­вышается температура бетонного массива.Процесс повышения температуры в бетонных массивах не­продолжителен и, как показывают наблюдения в натуре, в круп­ных сооружениях длится обычно 3—5 дней, причем количество выделяемого тепла зависит от состава бетона и вида цемента. Рассеивание накопленного тепла происходит весьма медленно и длится годы. Поэтому появление трещин в бетонных массивах от температурного воздействия возможно и через длительный промежуток времени.Охлаждение или нагревание бетонных массивов происходит неравномерно по сечению, в связи с этим появление трещин становится возможным не только в случае статически неопреде­лимых систем (рамы, арки и др.), но и в отдельных массивах, имеющих свободу перемещений. К таким массивам можно отне­сти блоки бетонирования крупных гидротехнических сооружений, 
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Например, величина нормальных температурных напряжений о по основанию блока бетонирования (с отношением высоты блока к его ширине h:/ = 0,25) может быть определена по формуле Г. Н. Маслова: а = 0,727 f а То, (1.35)где Е—модуль упругости бетона;а—коэффициент линейного расширения бетона;
То— величина .повышения температуры в град.Блоки обычно рассчитывают применительно к плоской зада­че с допущением гипотезы плоских сечений. Исследования, про­веденные Н. X. Арутюняном и Б. Л. Абрамяном [2], показывают, что для блоков с отношением их высоты к ширине, равным 0,33, разница между результатами, полученными на основании ги­потезы плоских сечений и без этой гипотезы, примерно равна 5%.После снижения температуры тела плотины или другого сооружения внутренняя часть их принимает среднегодовую тем­пературу данной местности, а зоны близ наружных граней (до 5—6 м вглубь, от поверхности) подвергаются сезонным темпе­ратурным колебаниям, зависящим от колебаний температуры окружающих сооружение воздуха и воды (эксплуатационный период). Поэтому прочность элементов сооружений рекомен­дуется проверять на воздействие температуры окружающей среды в период нормальной эксплуатации. При этом за началь­ное напряженное состояние статически неопределимых систем следует принимать тот температурный режим сооружения, ко­торый соответствует среднегодовой температуре воздуха и во­ды.Температурные напряжения строительного периода, вообще говоря, следует определять отдельно и суммировать с темпе­ратурными напряжениями эксплуатационного периода, но в прак­тике проектирования и строительства крупных гидротехнических сооружений такие расчеты обычно не выполняют, так как счи­тают, что при правильном конструировании температурные напряжения строительного периода не должны вызывать утя­желения элементов сооружения или увеличения их армирова­ния.При расчете массивных рамных конструкций гидротехни­ческих сооружений на температурные напряжения за расчетную длину элементов можно принять длину в свету и желательно учитывать деформации, возникающие от продольных и попе­речных сил.Как известно, при твердении на воздухе бетон уменьшается в объеме. Это уменьшение объема, которое носит название усап- ки, в бетонных массивах происходит по толщине не одновремен­но, а распространяется снаружи внутрь; вследствие этого даже в бетонных массивах, имеющих свободу перемещений, внутри 36



массива бетон оказывается сжатым, а близ поверхности — рас­тянутым. Величина этих растягивающих напряжений часто пре­восходит временное сопротивление бетона растяжению, вслед­ствие чего в бетоне появляются трещины.Методы решения задач усадки бетона и температурного воздействия на него аналогичны [3].Опасные деформации бетона как от усадки, так и от темпе­ратуры, однако, резко снижаются против расчетных благодаря ползучести бетона [3] вследствие изолирующего влияния опа­лубки, а также при регулировании влажности, предохраняющей бетон от усыхания, и при снижении температуры затворения бетона.Например, температурные напряжения в бетонных сводах при учете ползучести оказываются в 3—4 раза меньше соответ­ствующих напряжений в этих же сводах, найденных по расчету, основанному на теории упругости. При учете изменения во вре­мени модуля деформации бетона температурные напряжения окажутся еще меньше.Для расчета температурных напряжений можно пользова­ться трудами Н. X. Арутюняна [3], Н. X. Арутюняна и Б. Л. Аб­рамяна [2], Г. Н. Маслова [7], С. В. Александровского [1] и др.Судовые нагрузки приведены в п. 39 главы VI.
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ГЛАВА

РАСЧЕТ ОСАДОК 
ГИДРОТЕХНИЧЕСКИХ
СООРУЖЕНИЙ 
НА СЖИМАЕМЫХ ГРУНТАХ

8. ОБЩИЕ ПОЛОЖЕНИЯПод осадками понимаются вертикальные перемещения по­дошвы сооружения, являющиеся результатом деформации грун­та основания и не связанные с образованием зон пластических деформаций, а также с деформациями, вызванными коренным нарушением структуры грунта.Величины осадки определяют с целью:1) дать оценку (прогноз) величины и характера верти­кального перемещения сооружения;2) выявить вероятную неравномерность осадки отдельных частей или секций сооружения, а также выявить осадки отдель­ных точек каждой секции для определения ожидаемых накло­нов и перекосов;3) установить на основе полученных данных необходимые -строительные запасы в высоте 'Сооружения;4) оценить условия работы запроектированных элементов конструкции и охарактеризовать протекание осадки во времени для оценки длительности процесса консолидации грунта основа­ния и связанных с этим изменений прочностных характеристик грунта, используемых при расчетах устойчивости сооружений и прочности их оснований.По признаку времени осадки могут быть подразделены на полные, т. е. соответствующие закончившейся деформации ос­нования при данной нагрузке, и промежуточные, соответствую­щие какому-то промежуточному моменту времени.Расчет осадки сооружения в общем виде является задачей пространственной. На практике во многих случаях осадки мож­но рассчитывать приближенно по схеме плоской задачи.По схеме плоской задачи рассчитывают средние части или секции тех сооружений, общая длина которых в 3 раза и более превышает их ширину.Сооружения, на осадку которых могут оказывать существен­ное влияние соседние сооружения, следует рассчитывать по пространственной схеме.Для бетонных сооружений, рассчитываемых по «плоской» схеме, геологическое строение основания под секцией сооруже­ния в поперечном направлении принимают по профилю для се- 38



редины секции, причем его считают неизменным в пределах дли­ны секции. Местная неоднородность основания в виде включе­ний отдельных линз и прослоек грунта, не распространяющихся на всю площадь основания секции и имеющих другие сущест­венно отличающиеся характеристики сжимаемости, включается в состав расчетной толщи и учитывается при расчетах осадок в том случае, если они расположены приблизительно симметрично по отношению к поперечной оси сооружения. Несимметрично расположенные включения не учитывают. В тех случаях, когда несимметричных включений много, а расчет выполняют для оп­ределения наклона и перекосов секций, необходимо учитывать влияние всех местных включений.Число вертикалей, по которым определяют напряжения и осадку в основании каждого элемента сооружения, зависит от размера сооружения и степени неоднородности геологического строения основания, но их не должно быть менее трех.Осадки рассчитывают обычно по схеме послойного суммиро­вания деформаций отдельных слоев основания. Этот метод рас­чета позволяет более полно учитывать неоднородность основа­ния, влияние фильтрационного движения грунтового потока, изменение модуля деформации с глубиной и изменением плот­ности и т. п.Для приближенных расчетов на предварительных стадиях проектирования быстрое решение может быть получено, поль­зуясь методом угловых точек [4] или по табл. 16 приложения.Сжимаемую толщу основания по каждой вертикали делят на расчетные слои высотой не более 0,1—0,45 полуширины фунда­мента. Для середины каждого слоя определяют напряжения от веса грунта и сооружения и модули деформации.
9. НАПРЯЖЕНИЯ ОТ СОБСТВЕННОГО 
ВЕСА ГРУНТА.
ТОЛЩИНА СЖИМАЕМОГО 
И РАЗУПЛОТНЕННОГО СЛОЕВ 
В ОСНОВАНИИВертикальное и горизонтальное oKX напряжения от собственного веса грунта (рис. ІІ-І) равны:1) на уровне дна котлованаа — h т 4- h т ; (II. 1)кг в *в 1 н <взв’ V /

= («И1 — ГоОчертание поверхности земли, от которой отсчитывается тол­щина слоя грунта, рекомендуется принимать без учета местных проток и оврагов современного происхождения (по линии аб на рис. П-1), рассматривая их как выемки, выполненные в бо­лее раннее время;
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2) ниже дна котлована, в сечении I—I, от слоя, лежащего между дном котлована и рассматриваемой плоскостью (до по­стройки сооружения и при отсутствии напорных вод в основа­нии) : о -Л Т ; (ІІ.З)П2 П івзв’ ' '

Рис. П-1. Схема к определению напряжений в основании от веса 
грунта3) в сечении I—/ после постройки сооружения и с учетом движения фильтрационного потокаспг= Мтвзв —Го); (П-5)= Опг, (П.6)

1 — Иогде и hn—толщина слоев грунта, лежащих соответственновыше и ниже уровня грунтовых вод;ув— объемный вес грунта естественной влажности;
hn— толщина слоя грунта ниже дна котлована;и0—коэффициент бокового расширения (коэффициент Пуассона) грунта;Твзв—объемный вес взвешенного в воде грунта;у—объемный вес воды;і0—среднее значение вертикального фильтрационно­го градиента в рассматриваемом слое: положи­тельное при направлении потока вверх и отрица­тельное при направлении его вниз.Объемные веса грунта определяются по формулам:1) объемный вес сухого грунта (скелета)

7сУх=т^ = ъО-«); (П-7)2) объемный вес влажного грунта в единице объема К» = Тсух (' +
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3) объемный вес водонасыщенного грунта, т. е. грунта, по­ры которого заполнены водой:Тнас = тСуХ+лт; <IL9)4) объемный вес водонасыщенного грунта, взвешенного в воде: Т„, = 7Нас —7 = Ьу — ц) (!—«) =-ррт . (11.10)где 7у — удельный вес частиц грунта;г—коэффициент пористости;
п— пористость (объем пор, отнесенный к единице объе­ма) ;со—влажность грунта, равная весу воды, заключенной ь порах грунта (в % от веса скелета грунта).Существующие в настоящее время приемы определения сжи­маемого слоя основания в значительной степени условны.Как показывают натурные наблюдения за послойной осад­кой оснований некоторых гидротехнических сооружений, основ­ная величина осадки (80—90%) протекает в сравнительно не­большой толще основания [5], и можно считать с достаточной для практических целей точностью, что сжимаемая толща Яа (рис. П-2) находится на той глубине ниже подошвы фундамен­та, на которой удовлетворяется условиеС; = 0,5ап2. (11.11)

Рис. II-2. Схема определения сжима­
емой и разуплотняемой Яр толщи

Если принять большую по размерам сжимаемую толщу, по­требуется выполнить дополнительный объем дорогостоящих бу­ровых работ по отбору образцов грунта с большой глубины для 
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определения характеристик сжимаемосіи добавленной толщи грунта. Получаемое при этом уточнение величины осадки едва ли может быть оправдано дополнительными затратами.При определении нижней границы сжимаемой толщи для каждой вертикали принимают расчетную схему в соответствии с рис. П-2. Для каждой расчетной вертикали строят эпюру вер­тикального бытового давления грунта ниже дна котлована оП2 и эпюру вертикального напряжения от сооружения и отыски­вают границу, при которой удовлетворяется условие (11.11).После выемки грунта котлована и уменьшения бытового давления на величину сК2 (см. рис. П-2) произойдет разуплот­нение толщи грунта Нр и подъем дна котлована. Разуплотнение грунтовой толщи может происходить от разгрузки грунтового скелета при снятии нагрузки и от разбухания в связи с измене­нием режима грунтовых вод.Разуплотняемую толщу можно установить, пользуясь ветвя­ми компрессионных кривых после разгрузки, полученными на образцах, вынутых из различных глубин основания. Зона ра­зуплотнения определится той глубиной, на которой при разгруз­ке от (апг+ск?) до опг практически не произойдет набухания образца.Приближенно зона разуплотнения грунта ниже дна котлова­на может определяться той глубиной, при которой сп2=ок2 (см. рис. П-2).
10 . НАПРЯЖЕНИЯ В ОСНОВАНИИ 
ОТ СООРУЖЕНИЯЭпюру нагрузок, приложенных на поверхности основания, в случае нежесткого сооружения определяют непосредственно из проекта сооружения.Распределение напряжений по подошве жестких сооружений для расчета осадок принимают равномерно распределенным в случае, если нагрузка, передаваемая грунту сооружением, сим­метрична относительно центра тяжести подошвы сооружения, и по трапеции—в случае несимметричной нагрузки, пользуясь формулой неравномерного сжатия.При определении напряжений в толще основания, сложенно­го сжимаемыми грунтами на глубину, превышающую величину сжимаемой толщи, основание принимают однородным и изо­тропным и рассматривают его как линейно-деформируемую сре­ду, в которой деформации пропорциональны напряжениям, их вызывающим.

Плоская задача. При расчете по схеме плоской задачи на­пряженное состояние основания характеризуется двумя нор­мальными составляющими напряжений: вертикальной (па­раллельной оси z) и горизонтальной^ (параллельной оси х).
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для р=\ кГІсм? при прямоугольной нагрузке и —) от 2,5 до 5 
\ о )

Напряжения определяются для правой части основания:
- 1 Г , z , z 2bz(x2—z*—b2) 1= —J arctg--------- ■ arctg----- ------------- -------------- ------ ;

" ' л I. x—b хД Ь (х2—г2-Ь2)2^х2г2 |
“ . _ 1 Г , z , z 2bz(x2 — z2— b2) 1

ах^Р3х' ~ аГс*£--------- arctg--------- 1-------------------------~-г L X—b x\b (x2 — z2-b2)2\-‘lx2z2 J

Рис. П-5. Вертикальные и горизон­
тальные нормальные напряжения 

при треугольной нагрузке 
- - / і \

ov=f— для р = 1кГ/см? и 
\ b /

(X \
— от—0,25 до—1 

b
Напряжения определяются для левой (за­
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а = а р-~а (х+Ь} Га ГС
22 2 кь і L

, z ] bxz )— arctg------ - ---------}
x-\-b J x24-z2 )

Z

- - 1 f t
х X

arctg ——1 
x+b J

arctg------
L x

x24-z21-------- !--------
(X[b)2-\z2,

4* 
Oi

-^+zln. 
x2+z2



Рис. П-6. Вертикальные 
и горизонтальные нор­
мальные напряжения 
при треугольной на­

грузке

для р=1 кГ/см2

и —j от—1,125 до—2,5Напряжения определяются по левой (заштрихованной)части основания:
= —[ (X-W

Т.Ь (
. 2 ]— arctg------- — 
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Рис. П-7. Вертикальные и горизонтальные нормальные напряжения при треугольной 
— ( z \ [ х\

нагрузке а., ^ѵ=н— для Р=1 кГІсм? и — от 0 до 2,5
\ b \ ЬНапряжения определяются для правой (заштрихованной) части основания:
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Напряжения определяют для середины каждого расчетно­го слоя по каждой расчетной вертикали.Если сооружение состоит из отдельных элементов (водослив, понур, водобой и т. и.), напряжения и осадки определяют с уче­том влияния друг на друга всех смежных элементов.Напряжения о, и в толще основания в случае плоской за­дачи можно определить по графикам, изображенным на рис. П-3—П-8, при прямоугольной и треугольной формах эпюры загружения, на которые можно разделить любую другую, более сложную форму эпюры.Расчетные формулы, выведенные Б. М. Ломизе и М. М. Со­кольским, для определения напряжений помещены на соответ­ствующих рисунках.Напряжения на графиках даны для единичной нагрузки по вертикалям и горизонталям, расположенным от осей oz и ох на расстояниях, выраженных в долях от ширины или полуширины 
(Ь) фундамента сооружения (рис. П-9).

Пространственная задача. При расчете по схеме простран­ственной задачи напряженное состояние основания следует определять по трем нормальным напряжениям аг, ох, дей­ствующим в центре тяжести элемента. Однако определение всех трех напряжений при наличии значительного числа отдельных грузовых элементов— сложная и трудоемкая задача, выполне­ние которой не всегда оправдывается получаемой степенью точ­ности расчета. Поэтому рекомендуется расчет по пространствен­ной схеме производить с учетом только вертикального сжимаю­щего напряжения а., используя упрощенный прием определения напряжений, разработанный В. Г. Лгаловым и В. М. Соколь­ским [3].Прием вычисления вертикальных нормальных напряжений 
az по схеме пространственной задачи заключается в следую­щем.План фундаментов сооружений, осадки которых требуется определить, и тех, которые влияют на осадку, делят на участки с одинаковой интенсивностью напряжений (рис. П-10). Участки, в свою очередь, делят на элементарные площадки, подобранные по размерам таким образом, чтобы нагрузки от сооружения, пе­редаваемые этими площадками основанию, по всему рассматри­ваемому плану фундаментов были бы одинаковыми по величине (рис. П-11). Нагрузку от каждой такой площадки заменяют равновеликой сосредоточенной элементарной силой Р, прило­женной в центре тяжести площадки (рис. П-12).При делении фундаментов сооружений на элементарные площадки следует принимать их квадратными и лишь в отдель­ных случаях прямоугольными с отношением сторон не более 1,5. Как исключение, может быть допущено небольшое число пря­моугольных площадок с большим соотношением сторон, а так- 
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Рис. П-11. План фундаментов, разделенных на элементар­
ные площадки

Рис. 11-12. План фундаментов с нанесенными элементар­
ными силами и расчетными вертикалями и поперечниками
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же треугольных. Число принятых для расчета элементарных площадок зависит от желаемой точности расчета.На плане расположения фундаментов сооружения наносят ряд расчетных поперечников, проходящих через сооружения, осадки которых определяют. На расчетных поперечниках наме­чают точками расчетные вертикали, по которым должны быть определены напряжения (рис. И-12).Напряжение по вертикали от сосредоточенной силы в любой точке Л (рис. П-13) по глубине определяется по формуле
ЗР
2л

___ г3______  
(г2 + г2)6/2 ’

(П-12)где z— глубина от точки А до подошвы фундамента; 
г—расстояние от точки А до вертикальной оси.

Рис. П-13. Схема к определению 
напряжения в точке А от сосредо­

точенной силы Р

Для упрощения расчета формулу (11.12) можно преобразо­вать в формулу
2л

( * \з
3 ■—\ а }

■ \2 / z \2Щ/2

! / \ а /

(П.13)
где а — единица масштаба, принимаемая в расчетахширины20 м).

наибольшего размера фундамента 0,15—0,2 (от 5 до
Z ГЗначения коэффициента п, в зависимости от ■— и — приве- 
а адены в табл. 14.Так как коэффициент пг одинаков для всех площадок, нахо­дящихся на одинаковом расстоянии от рассматриваемой верти­кали, то для удобства подсчета числа таких площадок и соот­ветственно напряжений по вертикали поступают следующим об­разом.1. В том же масштабе, в котором вычерчен план фундамен­тов, на прозрачной бумаге вычерчивают ряд концентрических окружностей радиусами г, равными 0,1а; 0,3а; 0,5а;...; 9,75а, т. е. радиусами, делящими пополам интервалы между значе­ниями, приведенными в табл. 14.

Р 
= —п 

а2 '
а
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2. Прозрачную бумагу накладывают на план фундаментов, совмещая центр концентрических окружностей с расчетной вер­тикалью.3. Подсчитывают число сосредоточенных сил (площадок) между каждой парой концентрических окружностей.4. Принимая,что все силы, находящиеся между двумя смеж­ными окружностями, приложены в середине кольца, т. е. на одинаковом расстоянии от рассматриваемой вертикали, опреде­ляют напряжение в данной точке на вертикали от нагрузки в пределах одного кольца по формуле.Да2 = И,^-, (11.14)где п— число сил в пределах рассматриваемого кольца.Складывая напряжения от всех групп сил, получают сум­марное напряжение в каждой точке вертикали.Как показывают сравнительные подсчеты, в точках вертика­ли, лежащих на глубине, большей За, замена распределенной нагрузки сосредоточенной силой вызывает ошибку, не превосхо­дящую 5%. На глубине меньше За для корректировки верхней части эпюры напряжения определяют, заменяя сосредоточен­ные силы равномерной нагрузкой в пределах площади окружно­сти радиусом а.Расчетная формула для определения напряжений в этом случае будет = cos3B), (11.15)где cz—напряжения в точках по вертикали от действия верти­кальной нагрузки;
q — распределенная в пределах первого круга расчетная нагрузка;В — угол между вертикалью и прямой, соединяющей дан­ную точку с любой точкой на первой окружности.Значения величин (1—cos3 б) приведены в табл. 15.

1 і і л ' j1 ' 1 Т а б л и ц a 15
z

Значения (1—cos3 б) в зависимости от заглубления —
а

Z

а
tgo 6 coso cos3 6 1—COS3O

0 эо 90°00Л 0 0 1
0,2 5 78°4Г 0,1962 0,007 0,993
0,5 2 63°26Л 0,4472 0,089 0,911
1 1 45°00' 0,7071 0,354 0,646
1,5 0,667 33°42' 0,832 0,576 0,424
2 0,5 26°34' 0,894 0,714 0,286
3 0,333 18°25' 0,9488 0,854 0,146
4 0,25 14°02' 0,97 0,913 0,087
5 0,2 1Г20' 0,9805 0,943 0,057
8 0,125 7°02' 0,9924 0,977 0,023

10 0,1 5°43' 0,995 0,985 0,015
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После вычисления напряжений вдоль каждой вертикали ..строят эпюры изменения напряжений с глубиной и изолинии равных напряжений для каждого расчетного поперечника.В случае, если в основании вооружения сжимаемый слой не­посредственно подстилается несжимаемыми (скальными) поро­дами, в вжимаемой толще в средней части сооружения происхо­дит концентрация напряжений. В этом случае напряжения определяют по методу М. И. Горбунова-Посадова [1].
11. ХАРАКТЕРИСТИКА СЖИМАЕМОСТИ ГРУНТАДля каждого литологически однородного слоя определяют среднюю плотность (коэффициент пористости) слоя в естествен­ных условиях и кривые изменения модуля общей деформации от нагрузки. Среднюю расчетную плотность каждого слоя грун­та (коэффициент пористости ер) основания сооружения опреде­ляют по образцам грунта, отобранным без нарушения природ­ного сложения (монолитам), или тарированным зондом. За рас­четную плотность слоя при определении ее по монолитам с не­нарушенной структурой принимают средневзвешенную по тол­щине слоя плотность (коэффициент пористости).Принимается, что расчетная плотность является начальной при построении расчетной компрессионной кривой. Модуль де­формации грунтов, залегающих в основании на большой глуби­не, определяют по результатам компрессионных испытаний об­разцов, вынутых при бурении. Определение модуля деформации при помощи штампа производится преимущественно при строи­тельстве зданий или в тех случаях, когда фундамент залегает на небольшой глубине.Модуль общей деформации рассматриваемого слоя, т. е. мо­дуль, характеризующий общую деформацию слоя, определяется по расчетной компрессионной кривой по формуле

1 — Г-0--- П ($к СН )
^0 =------- 7—— • (1 + £н)’ (П-16)

1 — Го ' Н ск >где ан, ск —сжимающие напряжения, соответствующие напря­женному состоянию грунта до и после приложения ступени нагрузки;sH, £к —коэффициенты пористости, характеризующие плот­ность грунта до и после приложения нагрузки.Для приближенного расчета осадок методом угловых точек (4) или по табл. 16 приложения осредненный модуль деформа­ции всего сжимаемого слоя определяется по п. 21.Модули деформации определяются: E0 = f(a) по первичной ветви сжатия компрессионной кривой и Ев по ветви вто­ричного сжатия после разуплотнения. Ветви разгрузки и вто­ричного сжатия грунта определяются в условиях, моделирую­
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щих разуплотнение и сжатие рассматриваемого слоя основания в связи с выемкой и загрузкой котлована.Построение средней расчетной компрессионной кривой вы­полняют при помощи статистических методов обработки резуль­татов лабораторных определений сжимаемости образцов, ис­пользуя, например, метод корреляций. Для этого в каждом слу­чае статистической обработки необходимо иметь не менее 20— 30 компрессионных испытаний.По результатам компрессионных испытаний всех образцов грунта данного слоя устанавливают при данной нагрузке зави­симости между коэффициентами пористости грунта sK при этой нагрузке и начальным коэффициентом пористости ен до прило­жения нагрузки.На рис. П-14 приведен пример такой обработки для глинис­того грунта. Нанесенные на графиках точки характеризуют за­висимость sK = /(SH) при нагрузках 2, 4, 6 кГ)см2.

Рис. П-14. Определение средней компрессионной кривой для глинистого 
грунта

а. б, е — графики зависимости ек=Игп)! г — компрессионные кривые e = f(s) и кривая 
модуля деформации / —кривая, построенная по графикам eK=f(sH); 2 — рас­

четная кривая, построенная по уравнению е = —Д 1п(з~гРс)-рС[4]
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Между sK и sH при данной нагрузке обычно существует хо­рошая линейная зависимость, наличие которой характеризуется -коэффициентом корреляции, близким к единице и определяе­мым уравнением
г = 2 (£н ~ £но) (£к~ £к0 ) щ 17)

где sh0, £ко— среднеарифметические значения коэффициентов рядов чисел ен и ек ;
е„, £к — значения координат каждой точки графика.Через точки графика проводится средняя линия таким обра-. зом, чтобы сумма квадратов отклонений от нее ординат или абсцисс точек была бы наименьшей.Уравнение средней линии для прямой sK по sHsK sKo = г — (sH ^но)» (11.18)

hiгде /к и —среднеквадратичные отклонения £к от средних величин ен0.• Коэффициент г ~ характеризует угол наклона прямой.
біЗначения среднеквадратичных отклонений
h = т/—(11.19)

I п — 1/н = ч/ 2J£""Sno)2 , (И.20)
у п — 1где п — число членов ряда.По полученным зависимостям £к=/(£н) определяется для расчетной плотности данного слоя (коэффициента пористости £р ) и каждой нагрузки слоя конечный коэффициент пористости, а по ним строится расчетная компрессионная кривая.Очертание компрессионных кривых по ветви первичного и вторичного сжатия в большинстве случаев можно применять ло­гарифмическим [4]. Это позволяет установить линейную зависи­мость изменения модуля деформации грунта от нагрузки и пользоваться формулой

Е = + (11.21)где
w = ^2 °1 — £1 £2 .

а1 — а2

Еі — Е2 а — ——±_.
°1 ---  СГ2Интервал в изменении нагрузки принимают равным 1 кГ’см2. Приближенное значение коэффициента Пуассона для 
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различных сидов грунта может быть принято по табл. 27 'стр. 130).Для сооружений, основания которых имеют сложное геоло­гическое строение, когда размеры осадок имеют весьма важное значение, коэффициент Пуассона следует определять опыт­ным путем.
12. ОПРЕДЕЛЕНИЕ ОЖИДАЕМОЙ ПОЛНОЙ 
ОСАДКИ СООРУЖЕНИЯОсадки сооружения, имеющего в основании сжимаемые грунты, рассчитывают, считая сооружение абсолютно гибким.Для сооружений, рассматриваемых по схеме плоской задачи, вертикальная осадка слоя основания h определяется от напря­жений а, и действующих в средине слоя, и вычисляется по формуле [2]

&S = h (П.22)
1 — Но Eox Jгде Е0:, ЕОх—модули общей деформации слоя грунта при вертикальном (<?nz4- с~) и горизонтальном на­пряжениях (апх 4- , определяемые по зави­симости Ео = Да) для первичной ветви сжа­тия.Осадка сжимаемой толщи равнаяа нлs Vxs (Ц.23)

ІА; 1 — ^о £o.tJПри наличии выемки грунта из котлована осадки сооруже­ния определяют, считая, что осадка каждого слоя AS слагается из двух частей:1) первая из них ASi произойдет за счет части нагрузки со- оружения, равной akz, т. е. бытовому давлению от вынутого из котлована грунта, и определяется в пределах зоны разбухания Яр (рис. П-15). При этом приближенно принимают, что напря­жение ак2 в пределах зоны разбухания с глубиной не уменьша­ется. Сжимаемость грунта от этого давления характеризуется модулем деформации Еб , определяемым по второй ветви сжа­тия компрессионной кривой после разуплотнения;2) вторая часть осадки Д5г произойдет за счет избытка дав­ления от сооружения над бытовым (о2— оКг), характеризуется модулем деформации Е& и определяется в пределах Н (рис. 11-15).Полная осадка толщи грунта определится как сумма дефор­маций отдельных слоев5 2 (П.24)
о о ѵ 1
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при cz > ок2 полная осадка будет равна
(11.25)

где Ez, Ех—модули общей деформации грунта при напряже­нии соответственно (onz4-o?) и (<зПх4-аЛ), опре­деляемые по зависимости Eq =f(o) для вторич-

Если или среднее напряжение о20 в пределах зоны разбу­хания Яр меньше или равно ок2, величина осадки определяется первым членом формулы (11.25), куда вместо величин ск2 и акх подставляют напряжения а2 и . Сжимаемая зона при этом определяется из выражения На= — ЕЕ.
^KZФормула (11.25) может быть написана в несколько ином ви­де

где Е°г, Е°х— модули общей деформации расчетного слоя в пределах толщи Нр.
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Модули Е? и Ex приближенно определяют по формулам:
Е

Eqx <jx ^О.Ѵ

(11.27)
Осадку сооружения, рассматриваемого по пространственной схеме, как уже указывалось, определяют с учетом только вер­тикального напряжения оу полную осадку сжимаемой толщи определяют по формулам (11.23) и (11.25), в которых горизон­тальные напряжения и коэффициент бокового расширения равны нулю; ^о = О принимают также при определении модуля деформации.В формуле (11.25) первый член ориентировочно характеризу­ет высоту, на которую поднимется и вновь опустится дно кот­лована после разуплотнения и повторной нагрузки его давле­нием, равным бытовому. Если нагрузка будет меньше бытовой, первый член характеризует высоту, на которую опустится дно котлована при данной нагрузке.Второй член определяет осадку от нагрузки (с.— кото­рая произойдет после того, как дно котлована займет положе­ние, соответствующее нагрузке, равной бытовой.После определения осадки со­оружения в разных точках ос­нования для каждого расчетного сечения строят эпюру осадок, ко­торая обычно имеет фо{ му в виде вогнутой кривой, так как эпюру получают в предположении, что основное сооружение гибкое.Переход от эпюры осадок, по­строенной по отдельным точкам в предположении нежесткого со­оружения, делают приближенно графически, проводя линию, изо­бражающую положение жесткого фундамента сооружения после осадки. При этом должно учиты­ваться следующее:

Рис. П-16. Схема определения 
осадки жесткого фундамента 
а — по схеме плоской задачи; б — 
по пространственной схеме; /— 
эпюра осадки гибкого фундамен­
та; 11 — то же, жесткого фунда­

мента
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1) объем эпюры осадок жесткого сооружения должен быть равен объему эпюры осадок нежесткого сооружения;2) наклон жесткого фундамента, рассматриваемого по схеме плоской задачи, принимается равным наклону хорды, соединя­ющей крайние ординаты эпюры осадок, вычисленные для не­жесткого фундамента (рис. П-16,а);3) подошва жесткого фундамента пространственного соору­жения, прямоугольного в плане (рис. П-16, б), принимается па­раллельной плоскости, проведенной через концы максимальной и минимальной ординат угловых точек эпюры осадок, вычислен­ной для гибкого сооружения (разрез по /—2); за третью точку; определяющую наклон подошвы фундамента после осадки, можно принять условно любую из оставшихся угловых точек, считая ее ординатой среднее значение из ординат осадки 3 и 4 угловых точек; полученную таким способом условную плоскость необходимо переместить параллельно самой себе настолько, что­бы удовлетворить условие, изложенное в п. 1.
13. ПРОДОЛЖИТЕЛЬНОСТЬ осадки 
СООРУЖЕНИЯВопрос о продолжительности осадки хотя и получил значи­тельное развитие, но ввиду расхождений между теоретическими решениями и натурными наблюдениями нуждается в дальней­шей разработке. Поэтому продолжительность осадки может быть определена ориентировочно приближенными расчетами использующими теорию линейной консолидации, и по результа там наблюдений за осадками сооружений построенных гидроуз­лов в качестве аналогов.В глинистых грунтах консолидация грунтовой массы проте­кает медленно и определяется процессами фильтрационного уп­лотнения и ползучестью скелета грунта.Продолжительность осадки сооружений на песчаном основа­нии, как показывает опыт натурных наблюдений за построен­ными сооружениями, хотя и протекает быстрее, чем на глини­стом основании, но тем не менее длится относительно долго, что, по-видимому, связано с влиянием переменного фильтраци­онного режима, который устанавливается не сразу, и ползучими деформациями.Приближенный способ определения осадки глинистого пла­ста во времени для простейшего случая линейной консолидации, когда скорость деформации грунта определяется только его во­допроницаемостью, заключается в следующем [4].Если величина полной осадки толщи грунта по данной вер­тикали равна S см, то осадка за время t в годах определится по фор мѵле- SZ = 6S, (11.28)где Ѳ степень уплотнения грунта.
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Время, необходимое для достижения осадки, определится по формуле
4№ 

t = ~ N = aN, (11.29)
где И — расчетная толщина в см\

с — коэффициент консолидации в см2!год-,
N — коэффициент, зависящий от напряжений в толще грун­та и степени уплотнения Ѳ.Расчетная толща Н грунта основания равна всей сжимаемой толще в том случае, когда сжимаемая толща с одной стороны имеет легко водопроницаемый слой грунта или дренаж (рис. П-17). В тех случаях, когда сжимаемая толща имеет е обеих сторон легко водопроницаемые слои, расчетная толща принимается равной половине сжимаемой толщи.

а') 6}

Рис. П-17. Схемы распределения дополнительных напряжении в ос­
новании по глубинеКоэффициент консолидации с определяют по формуле (П.ЗО)

7где — осредненный коэффициент фильтрации толщи в см]год\ 
Ео—приведенный модуль общей деформации слоя в кГ]см2\ 

у — удельный вес воды.В свою очередь, коэффициент фильтрации толщи определя­ется по формулам:при фильтрации в направлении, перпендикулярном слоям:
—— -р— + . . . + — 

^2 kn
при фильтрации в направлении вдоль слоистости

= ж? (^і^і Н" ^2^2 + • • • + (11.32)гігде klt k2,...,kn— коэффициенты фильтрации отдельных слоев в
см Iгод\

hi, h2,...,hn—толщины слоев сжимаемой толщи в см.
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Приведенный модуль общей деформации слоя, соответствую­щий нагрузке (°пг о;о), ‘Определяется по формуле (11.33)где а-о—среднее вертикальное напряжение в сжимаемой толще; 5—величина осадки в см;Ро—средний (приведенный) коэффициент Пуассона для всей сжимаемой толщи.Коэффициент N, зависящий от напряжений в толще грунта и степени уплотнения Ѳ= , определяется по табл. 16 в зави­симости от характера распределения дополнительных напряже­ний по глубине обжимаемого пласта для следующих случаев:1) случай 0 — равномерное по глубине давление (рис. П-17,а);2) случай 1—давление по закону треугольника с верши­ной у водопроницаемого слоя (рис. П-17,б);
Таблица 16

Значения коэффициента /V к формуле (11.29)

-4
Значения N

3
Значения Л'случай 0 случай 1 случай 2 случай 0 случай "1 слѵчай2

0,05 0,005 0,06 0,002 0,55 0,59 0,84 0,32
0,1 0,02 0,12 0,005 0,6 0,71 0,95 0,42
0,15 0,04 0,18 0,01 0,65 0,84 1,1 0,54
0,2 0,08 0,25 0,02 0,7 1 1,24 0,69
0,25 0,12 0,31 0,04 0,75 1,18 1,42 0,88
0,3 0,17 0,39 0,06 0,8 1,4 1,64 1,08
0,35 0,24 0,47 0,09 0,85 1,69 1,93 1,36
0,4 0,31 0,55 0,13 0,9 2,09 2,35 1,77
0,45 0,39 0,63 0,18 0,95 2,8 3,17 2,54
0,5 0,49 0,73 0,24 1 ОО ОС ОС

3) случай 2 — давление по закону треугольника с верши­ной у подошвы сжимаемой толщи (рис. П-17,в).Комбинируя случаи 0—1 и 0—2, получим решение при тра­пецеидальной эпюре, а именно:1) для случая 0—1 (рис. П-17,г)= (П.34)2) для случая 0—2 (рис. П-17,б)+ (ІІ.35)где I, I1 — интерполяционные коэффициенты, зависящие от от-
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ношения уплотняющих давлений при 2 = 0 и z — H, 
& z~0 т ifт. е. от величины * = -------  ; значения /, 1 даны в
az=Hтабл. 17.

Таблица 17

Значения коэффициентов I и Г к формулам (11.34) и (11.35)

Случай 
0—1

Случай

0—2

0
1

1
1

8 
0,27

9 
0,25

10 12
0,23 0,2

I

15 і20
0,17! 0,13

0,7 ! 0,8 | 0,9 1
0,19 0,12' 0,06 0

4,5 5 6 7
0,42 0,39 0,34 0,3

Приведенные выше зависимости позволяют определить при­ближенно осадку всей толщи или отдельных слоев ее как функ­цию времени.Целью вычислений является построение кривой затухания осадок St=f(t) по точкам, определяемым по формулам (11.28) — (11.29). При вычислении ординат кривой задаются ве­личинами Ѳ, по которым отыскивается, пользуясь табл. 16 и 17, значение N.Затухание осадки жесткого сооружения определяется для средней вертикали.Изложенный выше расчет хода осадки базируется на пред­положении, что нагрузка от сооружения приложена на основа­ние вся сразу.Наличие строительного периода, считая, что возрастание на­грузки происходит по линейному закону, может быть прибли­женно учтено путем добавления к полученным продолжительно­стям затухания осадки половины срока строительного периода.
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ГЛАВА JU

РАСЧЕТ ФУНДАМЕНТНЫХ ПЛИТ 
И КОНСТРУКЦИЙ 
НА УПРУГОМ ОСНОВАНИИ

14. РАСЧЕТНЫЕ СХЕМЫ, ГИПОТЕЗЫ 
И МЕТОДЫ РАСЧЕТАРасчетными схемами сооружений, расположенных на упру­гом основании, применительно к случаю плоской деформации, который-рассматривается в этой главе, могут быть балки или рамы на упругом основании.Примерами балок .на упругом основании могут служить фундаментные плиты водосливных плотин, зданий гидроэлек­тростанций, шлюзов, подпорных стенок уголкового профиля, во­досбросных сооружений (рис. Ш-1). Примерами рам на упру­гом основании могут служить сооружения по типам, приведен­ным на рис. II1-2.Расчетные схемы сооружений по типам, показанным на рис. Ш-2, а и б, могут быть значительно упрощены, если эпюру ре­акций принять по трапеции, определяя ординаты эпюры по фор­муле внецентренного сжатия.В самом деле, поскольку в этих сооружениях жесткость верх­него ригеля значительно превышает жесткость нижнего1 риге­ля— фундаментной плиты, то последняя может быть рассчитана как неразрезная балка. И, напротив, если верхний ригель вовсе отсутствует (рис. Ш-3) или его жесткость незначительна, то расчет фундаментной плиты как неразрезной балки будет оши­бочным. В этом случае фундаментную плиту следует рассчиты­вать как балку на упругом основании при определении реакции по теории упругости или как простую статически определимую балку при расчете реакций по формуле внецентренного сжатия.В тех же случаях, когда жесткости ригелей и стоек прибли­зительно одинаковы (см. рис. Ш-2,в), расчетной схемой соору­жения является .рама на упругом основании при определении реакций по теории упругости или обычная рама при определе­нии реакций по формуле внецентренного сжатия. бПространственные сооружения, например здания гидроэлект­ростанций в целом при расчете их в направлении поперек пото­ка или отсасывающие трубы гидроэлектростанций, можно раз­делить на отдельные полосы и рассчитать эти полосы как пло­ские конструкции. Отдельные расчетные полосы должны быть предварительно уравновешены приложением поперечных сил,
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Рис. Ш-1. Схемы сооружений, фундаментные плиты которых рабо­
тают как балки на упругом основании

Рис. Ш-2. Схемы сооружений, работающих как рамы на упругом осно­
вании, и фундаментных плит (л и б) —как неразрезные балки

аі

Рис. Ш-3. Схемы к расчету 
фунтаментпой плиты водо­

сброса
ct — поперечный разрез сооруже­
ния; б — расчетная схема; в — 
эпюры реактивных давлений: / — 
по теории упругости: 2 — по фор­

муле внецентренного сжатия

Рис. Ш-4. Схемы работы конструкций и основания
а — в условиях плоской деформации; б—в условиях плоского напряжен- 

' ного состояния; в — в условиях пространственной задачи
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заменяющих действие отброшенных соседних полос на рассмат­
риваемую полосу.Зависимости для .расчета ’балок на упругом основании со­ставляют из условий совместной работы основания и балки. Ра­бота основания при этом в зависимости от типа конструкции балки или сооружения может находиться в условиях плоской деформации (рис. Ш-4, я), плоского напряженного состояния (рис. Ш-4, б) и в условиях пространственной задачи (рис. Ш-4, в).В данной главе рассматривается лишь случай плоской дефор­мации, к которому можно привести большинство гидротехни­ческих сооружений.Методы расчета конструкций на упругом основании базиру­ются на тех или иных гипотезах о работе грунтового основания.Наиболее распространенными являются следующие гипоте­зы: 1) линейного распределения реактивных давлений грунта;2) коэффициента постели;3) упругого полупространства и упругого слоя или, как ее будем называть в дальнейшем, гипотеза теории упругости.

Гипотеза линейного распределения реактивных давлений. По этой гипотезе распределение реактивных давлений происхо­дит по прямой. Эпюра реакций при этом имеет вид прямоуголь­ника при симметричной нагрузке или трапеции при несиммет­ричной нагрузке. Эта гипотеза не учитывает жесткости фунда­мента и механических свойств грунтов, поэтому является весь­ма грубой. Она может быть применена при ориентировочных расчетах сооружений или при поверочных расчетах наряду с расчетами по другим гипотезам.Реактивное давление по этой гипотезе определяют по фор­муле внецентренного сжатия, как это показано, например, на рис. Ш-2, б. Аналогично определяются реактивные давления под сооружениями по схемам, изображенным на рис. Ш-2, а и в, а также на рис. Ш-3.На всех этих рисунках эпюра, полученная по гипотезе линей­ного распределения давлений, показана сплошной линией. Пунктирная линия соответствует эпюре по теории упругости.
Гипотеза коэффициента постели и методы расчета балок по 

ней. Эту гипотезу обычно приписывали Винклеру, однако в по­следнее время установлено, что она была высказана задолго до Винклера русским академиком Н. И. Фуссом.В технической литературе встречается ряд названий этой гипотезы: гипотеза прямой пропорциональности, гипотеза мест­ных деформаций и гипотеза коэффициента постели. Здесь при­нимается последнее название, как наиболее распространенное в настоящее время.Гипотеза коэффициента постели допускает, что между удель-
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пым давлением р на грунт и его оседанием S имеется прямая пропорциональность, т. е. і
Р ""и что соседние ненагруженные точки поверхности грунта оста­ются несмещенными. Такое предположение не подтверждается экспериментами [18] и натурными наблюдениями за; осадками гидротехнических сооружений и высотных зданий. В действи­тельности осадка происходит и за пределами фундамента, сле­довательно, казалось бы, надо учитывать и другое явление, а именно: влияние боковых пригрузок на перераспределение эпю­ры реакций под фундаментом, чего, однако, нельзя сделать при расчете.по гипотезе коэффициента постели. 1Подучаемая по этой гипотезе эпюра реакций абсолютно жесткой балки по прямоугольнику (при симметричной нагрузке) также не подтверждается экспериментальными и натурными наблюдениями (за редким исключением).■Другим недостатком гипотезы коэффициента постели являет­ся непостоянство коэффициента ky. Он зависит не только от ха­рактеристик грунта, но и от размеров сооружения в плане, жесткости фундамента, величины и расположения нагрузки и ‘др. Это значительно ограничивает возможность использования гипопёзы коэффициента постели.Однако в некоторых частных случаях, например когда соору­жение расположено на сжимаемом слое, подстилаемом скаль- ( ным Основанием, и когда мощность слоя не превышает четверти пролёта балки, расчет балки может быть сделан с достаточной точностью методами, основанными на гипотезе коэффициента ' постели.В этом случае влияние боковой пригрузки становится прак­тически незначительным, а значение коэффициента постели ky может быть определено по формулеk =-------- С^ДЧ))-------- А. (Ш. 1)

(1ф;ч) (1-2ч0) Ягде Ео и р0— соответс гвенно модуль деформации и коэффициент Пуассона сжимаемого слоя;// — толщина сжимаемого слоя. (Разработан целый ряд методов расчета балок на упругом основании, базирующихся па гипотезе коэффициента постели: метод начальных параметров (Н. Н. Пузыревский, Б. Н. Жемоч-4 I кин, Г. Д. Дутов, А. Н. Крылов), метод П. Л. Пастернака, ме­тод Г. В. Клишевича и др. Наиболее простой из этих методов метод начальных параметров — изложен в книге В. А. Киселе­ва [7].Все эти методы разработаны применительно к однородному і основанию. В случае неоднородного сжимаемого слоя, когда коэффициенты постели под различными участками балки раз­личны и когда балка имеет переменную жесткость по длине,
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проще всего пользоваться методом Б. Н. Жемочкина, описан­ным применительно к гипотезе коэффициента постели в «Спра­вочнике по гидротехнике» [15].Следует отметить, -что вода является хорошим примером ос­нования, соответствующего гипотезе коэффициента постели.
Гипотеза теории упругости и методы расчета балок по ней. Как было выше отмечено, деформация грунта происходит не только под фундаментом, но и за его пределами. Кроме того, эпюры реактивных давлений, получаемые экспериментальным путем, а также натурными наблюдениями за высотными здани- ями [12] и некоторыми гидротехническими сооружениями, бли­же подходят к эпюрам, построенным по теории упругости, чем по коэффициенту постели.Как указывает В. А. Флорин [17], такой вывод относится и к песчаным основаниям, но применительно к сооружениям, имеющим большие размеры в плане, при наличии боковых при­грузок или заглубления фундамента.Грунты в общем случае являются нелинейно-деформируемы- ми телами, и работа их описывается законами теории упруго­сти лишь приближенно.В последнее время выполнен ряд работ, направленных на уточнение, модели грунтового основания и учитывающих неко­торые дополнительные факторы, которые позволяют приблизить результаты расчетов к экспериментальным данным. К числу таких уточнений можно отнести: учет увеличения модуля де­формации основания с глубиной [8, 20], переход к расчету по ак­тивному сжимаемому слою, учет -бытового давления и боковой пригрузки [13, 16], учет пластических деформаций грунта под краями фундамента [9] и др.Для гидротехнических сооружений, которые обычно имеют значительные размеры в плане и, будучи почти всегда заглуб­ленными (возводятся на дне вырытого котлована), имеют боко­вую пригрузку, такие факторы, как пластические деформации грунта под краями фундамента, не могут играть существенную роль.Большую роль для гидротехнических сооружений .играют: боковая пригрузка, бытовое давление, увеличение модуля де­формации с глубиной и особенно учет активного сжимаемого слоя и переход в связи с этим к расчету балок на сжимаемом слое.На базе гипотезы теории упругости советскими учеными раз-' работай ряд методов расчета балок, основными из которых яв­ляются следующие:1) метод полиномов — Л. С. Гильман, В. А. Флорин [17], М. И. Горбунов-Посадов [2], П. И. Клубин, И. А. Симвулиди 11Д;2) метод статически неопределимых систем — метод Б. Н. Жемочкина [6, 15].
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Сущность метода полиномов заключается в том, что закон распределения реактивных давлений задается: степенными ря­дами (М. И. Горбунов-Посадов), полиномом Чебышева (П. И. Клубин), параболическими кривыми (И. А. Симвулиди) и т. п.
Метод проф. Б. Н. Жемочкина. Этот метод базируется на об­щих теоремах строительной механики. Расчет балки на упругом основании по этому методу сводится к расчету статически неоп­ределимой системы (рис. ПІ-5,а). В качестве основной системы обычно принимают консоль с фиктивной заделкой в каком-либо сечении. При симметричной балке и нагрузке «заделку» прини­мают посередине длины балки. Криволинейную эпюру реактив­ных давлений при этом заменяют ступенчатой эпюрой. Несиммет­ричную нагрузку и пригрузку разделяют на симметричную и об­ратно симметричную нагрузку и пригрузку (рис. ПІ-5,б и в).Подробное описание метода Б. Н. Жемочкина с примерами дано в работах [6, 15].

Рис. ПІ-5. Расчетные схемы к методу Б. Н. Жемочкина

При расчете длинных балок расстояния между стержнями получаются большими, поэтому снижается точность расчета. Этого можно избежать введением групповых неизвестных, где каждая единичная сила состоит из трех или пяти составных ча­стей. Таблицы для определения перемещений от таких группо­вых сил составлены Б. Н. Жемочкиным.
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15. ПРИМЕНЕНИЕ ТАБЛИЦ ДЛЯ РАСЧЕТА 
БАЛОК НА УПРУГОМ ОСНОВАНИИ

Общие указанияМн$гие конструкции гидротехнических сооружений, напри­мер фундаментные плиты водосливных плотин, зданий гидро­электростанций, подпорных стенок уголкового профиля, рассчи­тывают как балки на упругом основании. При этом первый ряд блоков бетонирования фундаментных плит следует рассматри­вать как абсолютно гибкие балки, принимая реакцию по эпюре нагрузок (см. эпюру р$ на рис. Ш-1,а), так как осадка от ве­са первого ряда блоков бетонирования практически произойдет до затвердения бетона.Эпюра реактивных давлений, определенная для сжимаемого (упругого) слоя, больше соответствует эпюре, получаемой экс­периментально и натурными наблюдениями, чем эпюра, опре­деленная для полуплоскости безграничной глубины.В связи с этим в последнее время Научно-исследовательским институтом оснований ставится вопрос о необходимости пере­хода от расчета балок на упругом полупространстве к расчету балок на сжимаемом слое конечной толщины [10], если даже сжимаемое основание простирается на значительную глубину (отсутствие скального основания). Толщину упругого слоя Н при этом предлагается принимать равной толщине активного сжимаемого слоя.Для приближенных расчетов толщина сжимаемого слоя ос­нования по результатам обработки существующих данных на­турных исследований [27] может быть принята равной 0,5—0,75 ширины фундамента или по СНиП ІІ-Б.3-62.Модуль деформации грунта, определенный полевыми испы­таниями штампом, будет также совпадать с модулем деформа­ции, получаемым по данным осадок сооружений, если пользо­ваться для обработки данных осадок формулами сжимаемого слоя. Это обстоятельство также говорит в пользу расчета балок на сжимаемом слое.Так, например, если даже взять не безграничную глубину сжимаемой толщи, а глубину НО м до скального основания под высотным зданием Московского Государственного университета, то модуль деформации по данным осадок получился бы равным 4500 кГ/см2, т. е. в несколько раз больше, чем это получается испытанием штампом. Толщина же сжимаемого слоя при расче­те осадок этого здания принята 30 м [5], при которой модуль деформации по осадкам совпадает с модулем, получаемым по­левым испытанием штампом.Пользование методикой расчета по сжимаемому слою дает значительную экономию арматуры и бетона, особенно в фунда­ментных плитах гидроэлектростанций и плотин, расположенных на сжимаемом основании.
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Учитывая это обстоятельство, И. К. Самарин и Г. В. Краше­нинникова составил и таблицы для расчета конструкций па сжи­маемом слое на действие нагрузок и пригрузок для различных отношений длины балки к толщине слоя. Таблицы приведены в приложении к книге (табл, с П-1 по П-15). При составлении этих таблиц принята ступенчатая эпюра реакции с осредценны- ми напряжениями на участке одной восьмой полудлины балки, так как реактивные давления определены методом Б. Н. Же- мочкина [6]. Для определения перемещений поверхности упру­гого слоя использована формула О. Я. Шехтер і[19], на основа­нии которой Г. В. Крашенинниковой составлены табл. П-16 и П-17. Этими же таблицами можно пользоваться для определения осадок сооружений.Кроме таблиц в приложении приведены графики изгибаю­щих моментов для середины балки от действия равномерно 'рас­пределенных нагрузки и пригрузки (рис. П-П, П-ІІІ, П-ІѴ).При учете пригрузок необходимо иметь в виду, что прилега­ющие к рассчитываемому фундаменту боковые сооружения (на­пример, понур и водобойная плита плотины и здания гидроэле­ктростанции) и засыпка земли, включая засыпку пазух (см. рис. Ш-1, б и б), подлежат учету как пригрузки лишь в том случае, если их будут возводить после основного сооружения. Наоборот, при расчете водобойной плиты плотина и здание гид­роэлектростанции являются пригрузками, если данные соору­жения будут возводить после плиты.Если же боковые сооружения возводят раньше рассчитывае­мой плиты, то в случае песчаных грунтов оснований такие бо­ковые сооружения не оказывают влияния на реактивные давле­ния под плитой, и поэтому их не следует учитывать как при­грузки.При глинистых грунтах оснований боковые сооружения мож­но учесть как пригрузки, даже если эти сооружения будут воз­ведены раньше рассчитываемой плиты, поскольку деформация глинистых грунтов оснований происходит в течение продолжи­тельного времени, охватывая частично период и после оконча­ния строительства. Поэтому соответственно периоду осадок, происходящих после окончания строительства, должно быть уч­тено и частичное влияние пригрузок (20—30%).Для пользования таблицами необходимо определить так на­зываемый показатель гибкости, в дальнейшем называемый про­сто гибкостью, введенный М. И. Горбуновым-Посадовым [2] я определяемый по формуле
где Ь — ширина балки ;ю подошве ее (в случае плоскойдеформации ее обью-ш цпннлмают равной 1 м);



I— полупролет балки в м; .
Ео іі р0—соответственно модуль деформации в Т/м2 и ко­эффициент Пуассона грунта основания;/ — момент инерции балки в м4;

h—высота балки в м (только для прямоугольных балок);£і и и-і — соответственно модуль упругости бетона в TfM1 и коэффициент Пуассона материала балки.Значение коэффициента Пуассона для всех марок бетона можно принять равным ц0 = 0,167.Значения модуля упругости бетона для изгибаемых и растя­гиваемых элементов приведены в табл. 18.
Таблица 18

Значения модуля упругости бетона в зависимости от марки бетона

Марка бетона 100 150 200 250 300 400 500
Модуль упруго­

сти £1 в Т^м- 1,2-106 1,45-ІО6 1,8-106 2-106 2,1-106 2.4-106 2,6-106

Способы определения модуля деформации грунта основания £0 подробно изложены в п. 21, а также в литературе [3, 13].Таблицы составлены для значений гибкости /=0; 3; 5 и 10. Для промежуточных значений t реактивные давления следует определять интерполированием или по ближайшему значению гибкости t.
Расчет абсолютно жестких балок на упругом основании с 

учетом бытового давления и увеличения модуля деформации с 
глубиной по линейному закону. В отдельных случаях может оказаться возможным принять модуль упругого 1 основания увеличивающимся по глубине модулем деформации или учетом бытового давления.Учет бытового давления и увеличения модуля деформация основания с глубиной обычно приводит к уменьшению изгибаю щего момента в середине балки при нагружении ее равномерно распределенной нагрузкой, т. е. оба эти фактора действуют -в одном направлении. Однако вследствие того, что эффект дейст­вия бытового давления и изменения модуля деформации зави­сит от геологических свойств основания, которые трудно подда­ются точной оценке, рекомендуется учитывать в каждом отдель­ном случае только один из этих двух факторов.Такая рекомендация вызвана следующими соображениями: во-пеовых, многочисленные компрессионные испытания показы­вают, что модуль деформации грунта не всегда возрастает с глубиной, и, во-вторых, из анализа кривых осадок существую­щих высотных зданий и гидротехнических сооружений можно установить, что бытовое давление проявляется также не всегда.
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В частности, бытовое давление сказывается в основаниях вы­сотных зданий на Дорогомиловской набережной и на Ленинских горах (МГУ), в остальных не обнаруживается [5].Влияние бытового давления можно установить также из ана­лиза осадок Волжской гидроэлектростанции имени В. И. Лени­на. Ниже изложена методика учета бытового давления и увели­чения модуля деформации с глубиной с помощью составленных для этого таблиц применительно к абсолютно жестким балкам, расположенным на упругом полупространстве.
Учет бытового давленияПод учетом заглубления фундаментов понимается учет бы­тового давления, боковой пригрузки и ломаного контура котло­вана. При обычных соотношениях глубины котлована к его ши­рине, встречающихся на практике, влияние ломаного контура настолько незначительно, что им можно пренебречь (13].Об учете же боковых пригрузок было сказано выше.Под бытовым давлением в рас­сматриваемом случае имеется в виду давление грунта, находяще­гося между уровнем подошвы фун­дамента и естественной дневной поверхностью земли.Учет бытового давления отно­сится поэтому только к случаю, когда сооружение должно быть возведено на дне вырытого котло­вана.Поскольку продолжительность действия бытового давления весь­ма велика, деформации грунта от этого давления считают закончив­шимися. Эта деформация соответст-

Рис. П1-6. Кривая осадок вует так называемому первичному сжатию (рис. Ш-6).После вскрытия котлована, т. е. после снятия бытового дав­ления, дно его претерпевает подъем, что подтверждается резуль­татами наблюдений за котлованами высотных зданий в Москве и ряда гидротехнических сооружений.На рис. Ш-6 снятию бытового давления соответствует кри­вая разгрузки ab. Кривая осадки, начинающаяся с точки Ь, мо­жет быть разделена на две ветви: ветвь Ьс вторичного сжатия в пределах нагрузок, не превышающих бытовое давление, и ветвь 
cd первичного сжатия при нагрузках, превышающих бытовое давление. Модули деформации соответственно называются мо­дулями деформации по ветви вторичного сжатия £б и по ветви первичного сжатия Ео.
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Как известно, модуль деформации по ветви вторичного сжа­тия всегда больше модуля деформации по ветви первичного сжатия (см. рис. Ш-6), т. е.
Ев = tg Ѳб > Ео = tg Ѳо.Учет модуля деформации по ветви вторичного сжатия и представляет собой задачу учета бытового давления.Необходимость учета бытового давления подтверждается не только экспериментами [16], но, как было отмечено выше, и на­турными наблюдениями за осадками фундаментов некоторых высотных зданий в Москве и здания Волжской гидроэлектро­станции имени В. И. Ленина.Кривые осадок во времени показывают, что в пределах на­грузок, .равных снятой бытовой нагрузке, осадка сооружения происходит менее интенсивно, чем осадка при нагрузках, пре­вышающих бытовую. Хотя такой характер осадок сооружений наблюдался не на всех объектах, но подъем дна происходил, как правило, во всех котлованах.При расчете балок на упругом основании с учетом бытового давления следует различать два расчетных случая (рис. Ш-7):

а}

Рис. 111-7. Схемы к расчету абсолютно жестких балок на упругом ос­
новании с учетом бытового давления

а — схема сооружения; б — расчетная схема; в — эпюра реактивных давлений
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1) fp^y-p ’̂2) ( УС < Р„т-В первом случае, а также в промежуточном между первым и вторым расчет ведется по таблицам ІА. И. Горбунова-Посадова с учетом гибкости балки, но с расчетным модулем деформации по ветви вторичного сжатия.Учитывая гибкость, этим самым как бы учитывают бытовое давление,; т. е. увеличение модуля деформации основания.Во втором случае (рб < /Ашн) расчет с учетом бытового давле­ния ведется по табл. П-18 (см. приложение), которая составле­на на основании методики, изложенной в технической литерату­ре [13], применительно к абсолютноЖестким балкам на упругом полупространстве.Эта методика основана на принятии переменного модуля де­формаций грунта: до значения давления, равного бытовому дав­лению, ■— по ветви вторичного сжатия Eq и при давлениях, пре­вышающих бытовое давление, — по ветви первичного сжатия 
Е,.В этом случае расчет балок ведется также по схеме Б. Н.Же- мочкина [6], но применительно к модулю деформации по ветви первичного сжатия Ео. Влияние бытового давления учитывается добавлением к свободному члену уравнений деформаций выра­жения, связанного с бытовым давлением Ев (см. ниже).

Порядок пользования таблицей П-18 
по расчету абсолютно жестких балок 

с учетом бытового давления1. По формуле (Ш.2) определяют показатель гибкости балки (фундамента): (1 - ~Ет ьЕ Е
t - )------ . —”р— ю — - . — ,

(1-:ф) 4Ej/ Е, лзгдеЕпр—приведенный модуль деформации основания (см. п. 21).Значение Епр определяется по формуле Р. А. Токаря [16]:
Е„р=£. ----- . (Ш.З)

р — (1 — ~ I р,і 
' Eq /где р—средняя интенсивность .реактивного давления в Т/м2: 

рв —интенсивность бытового давления в Т/м2 (см.рис. II1-7).При слоистом основании Епр определяется как приведен­ный модуль по формуле (111.115).При /<1 балку (фундамент) можно отнести к категории об­солю гно жесткой.
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2. Несимметричная нагрузка и пригрузка заменяются сим­метричной нагрузкой, моментом и симметричной и обратно сим­метричной пригрузками.На действие момента и обратно симметричной пригрузки балка .рассчитывается по таблицам для однородного основания, а от действия симметричной нагрузки — по табл. П-18 с учетом бытового давления (см. приложение).При расчете балок с учетом -бытового давления на действие прямо симметричной пригрузки следует пользоваться также таблицами для однородного основания, но за расчетную вели­чину пригрузки принимать уменьшенную пригрузку, определяе­мую по формуле
£0^расч ~ ^прнг £ 'Приведенный модуль деформации £Пр, определяемый • по формуле Р. А. Токаря (см. выше), принимается равным-прч (Рб)„„„г > £„Рпри ( Рв)п„иг < £пр” £»----- -^приггде (рб)приг—интенсивность бытового давления в зонах пригру­зок;7приг—" интенсивность пригрузки.3. Модуль деформации по ветви первичного и вторичного сжатия определяется, как указано в п. 21.4. Далее определяется безразмерная величина

где ^Р— суммарная нагрузка на балку в Т;

Р. - -- 7 HJb; 'б g і б ’7—объемный вес грунта в тім?\
Н.— глубина котлована в м;

I— прлупролет балки в м;
b—равно 1 м (ширина балки).Для полученного значения Б} строится эпюра реакций от центрированной нагрузки ^Р. К этой эпюре прибавляется эпю­ра от моментов и пригрузок, если таковые имеются, по таблицам для однородного основания.5. Дальнейший ход расчета по определению поперечных сил и изгибающих моментов в любом сечении балки может быть принят по одному из способов, изложенных в п. 19.
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Расчет абсолютно жестких балок 
на упругом основании с учетом 
увеличения модуля деформации с глубиной 
по линейному закону 
(метод Г. К. Клейна)Как показывают компрессионные испытания образцов грун­та, извлеченных с различных глубин, сжимаемость их уменьша­ется с глубиной, поэтому правильнее было бы при расчете ба­лок на упругом основании учитывать увеличение модуля де­формации грунта с глубиной.Вследствие разнообразия геологического строения основания закон изменения модуля деформации с глубиной невозможно описать простейшими функциями. Учитывая это обстоятельство, а также приближенность компрессионных испытаний и необхо­димость облегчения задачи для составления таблиц, изменение модуля деформации с глубиной принято по прямолинейному за­кону (рис. ПІ-8).

Рис. Ш-8. Эпюра изменения 
модуля деформации грунта ос­
нования в зависимости от глу­

бины

Разработкой методики расчета балок на непрерывно неодно­родном основании занимались Г. К. Клейн и Г. К. Ягунд.В основу составления таблиц положен приближенный прием решения балок, предложенный Г. К. Клейном [8] применительно к упругому полупространству.Для определения реактивных давлений на абсолютно жест­кую балку применен метод Б. Н. Жемочкина [6, 15]. Полученная этим методом ступенчатая эпюра реактивных давлений была графически перестроена в эпюру, ограниченную ломаной лини­ей. Промежуточные значения реактивных давлений определены графической интерполяцией. Полученные в результате этого значения реактивных давлений помещены в табл. П-19 —П-22 (см. приложение).Порядок пользования табл. П-19—П-22.1. По формуле (III.2) определяется показатель гибкости бал ки:
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t = д£пр
Приведенный модуль деформации грунта основания Епр оп­ределяется по формуле (III.115).В рассматриваемом случае модуль деформации грунта изме­няется с глубиной по закону прямой линии, поэтому толщу сжи­маемого слоя можно разделить на слои одинаковой толщины (на 5—6 слоев). Тогда формула (III. 1Г5) будет иметь вид

п

р __ Тд1пр п2^/=1
где Et — модуль деформации в середине г-го слоя.Значения а. приведены на стр. 13'0.При /<1 балку (фундамент) можно отнести к категории аб­солютно жесткой.2. Несимметричная нагрузка и пригрузка заменяются сим­метричной нагрузкой, моментом и симметричной и обратно сим­метричной пригрузками. От действия момента и обратно сим­метричной пригрузки балка рассчитывается по таблицам для однородного основания, а от симметричной нагрузки и симмет­ричной пригрузки — по таблицам для неоднородного основания.3. Определяются расчетные значения напряжений в грунте под подошвой сооружения р и на подошве сжимаемого слоя pz по одной из расчетных схем, изображенных на рис. Ш-9.Из графика зависимости модуля деформации от напряжения с глубиной определяются расчетные значения модулей деформа­ции Ео, Ez и АЕ, где

А Е - ;
z

z—глубина от подошвы фундамента до Ez.4. Определяется безразмерная величина А по формуле
А=~1- (III.5)5. Для найденного значения А строится соответствующая эпюра реактивных давлений:а) от нагрузок (табл. П-19) по формуле

- Р
Рх 21 'б) от пригрузок (табл. П-20, П-21, П-22) по формуле 
Рх^РхР’
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Рис. 1Ц-9. Расчетные схемы напряжений в основании, принимаемые при 
\р - дополнительное осредненное давление or сооружения; у - объемный вес грунтаYnp - приведенный обьемный вес грунта; q -постоянная пригрузка; ДІІГ — дневная
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ѵчеге увеличения модуля деформации с глубиной£> - - толщина сжимаемого слоя; р— полное осредненное давление ог сооружения, поверхность грунта; ППН— приведенная поверхность нагрузок
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где рх — табличные значения реактивных давлений от нагру­зок и пригрузок единичной интенсивности.6. Реакции от момента и обратно симметричных пригрузок определяются по таблицам для однородного основания (табл, с П-1 по П-Г5 включительно).7. Дальнейший ход расчета по определению поперечных сил и изгибающих моментов в любом сечении балки может быть принят во одному из способов, изложенных в п. 19.
Пример ІИ-1. Рассмотрим абсолютно жесткую балку применительно к 

схеме по рис. Ш-9, б со следующими данными:
Нб = 30 м; у Hq = 30 Т/м2; а = / = 50 м;

Д р = р _ 7 Н6 - 60 — 30 = 30 Т/м2: Zp = 100 м.

z„ 100 -
При —у— = • = 2 оу = 0,54 (см. стр. 130). Тогда

р, = 7 (Яб + z0) + Щ Д р = 1 (30 + 100) + 0,54-30 = 146 Т/м2.

Графики зависимости Ео от р, изображенные на рис. Ш-10, определены 
методом наименьших квадратов на основании целого ряда компрессионных 
испытаний, выполненных для одного гидроузла.

Максимальное напряжение на графике равно 8 кГ/см2 = 80 Т/м2, что 
меньше pz = 146 Т/м2. Поэтому для определения Д Е воспользуемся интерва­
лом от р = 60 Т/м2 на подошве фундамента до р2 = 80 Т/м2 на глубине z-

Принимая прямолинейную зависимость напряжения от глубины (пунктир 
вместо кривой на рис. Ш-9, б), найдем глубину z:

Ро --- Р
z = z0 —------- = 100

Pz—P

80 — 60
146 — 60

= 24 м.

Из графика на рис. III-10,а определяем 
при р = 60 Т/м2 Ео = 4700 Т/м2;
при р2 = 80 Т/м2 Ez = 6000 Т/м2.
Тогда

Е, - Ео 
z

6000 — 4700
23

- - 56 Т/м3.Д Е -

Если напряжения в грунтах основания считать только от бытового дав­
ления, то по данным рис. III-10 будем иметь

Д £ 70 Т/м3.

Рис. Ш-10. Графики зависимости модуля деформации 
грунта Еа от осредпенного бытового давления р « — для грунта основания в районе берега; б — то же, в районе русла реки
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Учет напряжения в основании ют сооружения уменьшает величину ^Е, а 
следовательно, уменьшает и эффект влияния переменности модуля деформа­
ции основания на напряжения в сооружениях.

А Е 56
При А = —— I -=---------50 = 0,6 изгибающие моменты в середине бал-

Eq 4700
ки будут равны:
от нагрузки Р— по табл. П-19

Мр = О.ЮІр/2;

от пригрузки q — по табл. П-20

^ = 0,05 р/2.

Изгибающие моменты в балке при различном виде основания

Сравнение этих моментов с моментами для однородного основания дано 
в табл. 19.

Таблица 19

Основание Момент в середине балки
от нагрузки от пригрузки

Однородное ..............................
Неоднородное (по Г. К- Клей-

НУ)....................................................

0,136р/2 101 % 0,082 ql* 100%

0,101р/2 75 % 0,050 qP 61 %

Учет местных деформаций 
и увеличения модуля деформаций 
в основаниях с ограниченной толщиной 
сжимаемого слоя (метод И. К. Самарина)Рассматривается задача в условиях плоской деформации.Натурные и экспериментальные исследования [21, 22, 23] по­казывают, что значительная часть осадок сооружения или штам­па формируется за счет деформации верхнего слоя, что может быть объяснено развитием в этой области структурных (оста­точных) деформаций і[24], разбухания верхнего слоя в глини­стых основаниях [25] и других явлений.Структурные деформации в зависимости от величины давле­ния от сооружения могут распространяться на всю глубину сжи­маемого слоя, вызывая концентрацию давлений под средней частью фундамента.В процессе возведения и эксплуатации сооружения можно представить две схемы деформирования основания:

I — схема двухслойного основания — относится в основном к периоду возведения сооружения. В верхнем, сравнительно не­большом слое Аы происходят уплотнение основания и деформа­ции сдвига под краями фундамента, следствием чего является образование местной осадки под сооружением №м (рис. ІИ-11) 
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с модулем-местной деформации у поверхности основания. £М1 (рис. ЯН-І2). Напряжение рм, ври котором возникает • местная деформация, меньше общего напряжения ро или равно ему.• Во втором слое толщиной —hM) наблюдается упругая де­формация, -распространяющаяся и за пределы фундамента.

Рис. III-11. Эпюра осадок

Рис. Ш-12. Расчетные эпюры распределения модулей деформации 
основания с глубиной 

а — но схеме II; б - по схеме I
б
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Методы расчета по схеме 1 предложены А. П. Синицыным [6] и Н. Н. Леонтьевым [26].
11 — схема комбинированного основания — когда местная (структурная) и упругая деформации происходят совместно на глубине-А, причем Н.Деформация по схеме II начинается при давлении свыше рм после того, как грунт основания уплотнится настолько, что на­ряду с местной (структурной) деформацией будет возникать и упругая деформация с модулем упругости E(z).Следует иметь в виду, что понятие «упругая деформация» для грунтов несколько условное, так как затухание деформаций за пределами фундамента происходит не в бесконечности, а на некотором расстоянии b от края фундамента (рис. III-11)'В связи’с этим будем обозначать с индексом b упругую осад­ку Wb, модуль упругости грунта на участке // (рис. Ш-11) 

Еь (?) и соответствующее напряжение ѵь.Местная осадка по схеме II равна упругой, поэтому суммар­ное вертикальное напряжение в основании щ должно склады­ваться из напряжений местных оум и упругих о.в, т. е.с,- °г в Ц- аг м I
в П З Д

Тм ~ (1—«)^, ,

(Ш.6)

где n = n{z)—функция распределения напряжений (рис. Ш-13).
Рис. II1-13. График функ­

ции n = n(z)

Из условия равенства упругих и местных осадок
п a- A z (1 — п) А г 

(Лполучим формулу для определения п:

1

1 • з - 
' ; Епр (?)

(Ш.7)
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где
оа2

3 = 1- . (Ш.8)
1 — P-0Задаемся прямолинейным законом изменения E"v (z) и 

n(z) в пределах слоя толщиной А:
п = п0 + Щ^г-, (Ш.9)

h

^(г^Еі + Ег —. (ШЛО)
hПринятие прямолинейных зависимостей (III.9) и (ШЛО) пре­допределяет характер функции а именно из форму­лы (III.7) получим

= (Ш.11)
р пЭта функция ^мР(2) криволинейная (рис. Ш-11) и по существу представляет .как бы произведение модуля местной де­формации на ту часть площади поперечного сечения, на кото­рую передается напряжение поэтому E^^z) названа на­ми приведенным модулем местной деформации.Аналогично функция Е"* (z)— приведенный модуль упру­гости применительно к той части поперечного сечения, на кото­рую передается напряжение <^zb.Очевидно, что (см. рис. Ш-12)при 2 = 0 ДР (0) = Д2 ; Е"” (0) = Еі,при 2=й Е? (К) = 0; Е"р (Л) = Е.Формула (Ш.7) для поверхности основания запишется в следующем виде:

«» =---------- 1 . (Ш.13)

п

Все сказанное относительно местной деформации относится к участку / — под сооружением. На участке II— за пределами сооружения — в качестве расчетного модуля упругости принима­ют модуль, изменяющийся по линейному закону от Еь на по­верхности основания до Еь-}-&Еь у подошвы сжимаемого слоя.В пределах каждого участка по направлению оси абсцисс модули деформации считаются постоянными, что, как показали специальные исследования, допустимо для практических целей.Описанные две схемы деформирования основания для на­
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глядности можно изобразить с помощью механических моделей, показанных на рис. Ш-14.
Определение осадок Wb и контактных напряжений для схе­

мы II будем производить вариационным методом В. 3. Власо­ва [26].

Рнс. Ш-14. Механические модели деформирования грунтового ос­
нования

I — модель двухслойного основания; II— модель комбинированного основанияДля вывода дифференциального уравнения равновесия ис­пользуем метод И. Е. Милейковского [28]. Предположим, что в рассматриваемом грунтовом однослойном основании горизон­тальные перемещения и (х, z) и деформации ехх или отсут­ствуют, или настолько малы, что ими можно пренебречь, т. е.
и(х, z) = 0; ехх = 0. (Ш.14)Вертикальные упругие осадки для однослойного основания по методу В. 3. Власова выражаются зависимостью

= (Пі.15)где — обобщенная осадка, зависящая только от х;— функция поперечного распределения осадок, за­висящая только от 2 и принимаемая по линей­ной зависимости
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ri
(III.16)Закон Гука для упругих деформаций

1—Но Ио (14-Го)

1 Ио Го О + Го/
А'(Л °:Ь Е (z)

g(z)’Подставив в эти выражения напряжение ^:ь по. формуле (III.6) и решив уравнения относительно напряжений с учетом условия (III.14), получим
° zb 1 (^) {^zz)b' | 

G(z)(e, f

I (z) .. . ЛНД ; (III.18)
Следует отметить, что при р0 =0,50 и р = 0 Г(?)—->ооВо избежание этого при р0->0,50 значение коэффициента |3 можно определять по формуле 
что равносильно переходу от плоской деформации к плоскому напряженному состоянию, предполагаемому ^ =0,Выразив относительные перемещения с помощью ..известных зависимостей Коши с учетом условия (III.14) и формулы (III. 15), взамен форм\л (III.17), получим

Г(г)
OZ

, G(Z)
ox

(III.19)
Далее поступаем, как предлагает И. Е. Аіилейковскпй [28]. Помножим дифференциальное уравнение равновесияд т- у - ь 0 

дх dzна функцию f(z), проинтегрируем но всей высоте тела, заменим напряжения их выражениями по формулам (III.19). Тогда диф­ференциальное уравнение равновесия для тела в виде прямо­
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угольного параллелепипеда постоянной высоты (рис. III-15) бу­дет -иметь вид + (П1.20)Функцию І^Дх) в дальнейшем будем обозначать просто W ь.

Рис. Ш-15. Расчетная схема основанияПостоянные коэффициенты уравнения (III.20) выражаются следующими зависимостями:
О
о

(Ш.21)
В дальнейшем вместо индекса і будем ков / и II. ставить номера участ,-Заменив подынтегральные выражения формул (111.21) за­висимостями (III.16) и (III.18) и произведя интегрирование, получим:для участка I

+ ( —---- іп _J 11; (іц.22)
1 Е2 \~ntJ п, J/при h = H

:------------------ І 1 ф ( — "°-- і In 1 L (Hl.22a)3 // (1 - Ли) I k E. 1 - Ло' л0 .1для участка II при /z=I
ГнО)- У21 (1П.23)

89



24(1 4- н0) (III.24)611 = pH (Eb + ~2 ^Eb

Размерности: в T; bj в Т/м2.Интегрируем дифференциальное уравнение (III.20) дважды — на участках / и II.На участке I осадка жесткого фундамента постоянна, поэто­му уравнение (ІІІ.20) примет вид
bi Wb = Pb, (III.25)где pb—контактное напряжение под жестким фундаментом; также имеет постоянное значение.На участке II нагрузка на поверхности полуплоскости отсут­ствует, поэтому дифференциальное уравнение (III.20) будет без свободного члена

Лі Гц — Ьц Гц = 0. (III.26)Интеграл такого уравнения, как известно, имеет вид
Гц = Сг ё~ах 4- С2 е*х,где

а
\ Eh -у- — A Eh I24(1+,Ч) . (Ш.28)

Произвольные постоянные Wb, и С2 находят из двух граничных условий:
при х = / + b Гц = 0;

при х = I Wb = Гц и уравнения равновесия
pj + Q* = 4 ,где Q* — сосредоточенное реактивное давление, приложенное к концу балки; выражается через обобщенную попе­речную силу [26] по формуле

н
Q* = -ф„Мг =6Постоянные интегрирования Сі и С2 определяем, удовлетво­рив граничным условиям и уравнению равновесия, после чего находим искомые выражения для осадки и контактных реактив­ных давлений:
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п/ ®,5Рь____ _ .
b bxl + o.InD 1

Рь = b, Wb,

Q*= /„ W„;

e^(2b+l)_eal

(Ш.29)(III.30)(III.31)(III.32)Коэффициент D является показателем степени затухания оса­док за пределами штампа. При Ь'^1=Н значение D близко к единице D= 1,003 (см. пример 1).
Определение Рь, п0 и общей осадки №0

Рь^Р»- (Ш.ЗЗ)

Рис. Ш-16. Эпюра осадок для определения коэффициента АьПо рис. Ш-16
А = . (III.34)ь и (0) vгде b— участок затухания осадок (рис. III-11) опре­деляется экспериментальными или натурны­ми исследованиями;и(0) и v(l~vb)—по табл. П-16 приложения I.По рис. Ш-16 4 = 1 —h-. 1^?, 

b Н 2откуда 1—2(1—4) — . (III.35)
hТаким образом, исходным параметром является Аь, опреде­ляемый .по данным экспериментальных или натурных исследо­ваний величины Ь, а расчетным параметром— п0.Для определения общей осадки ІК0 необходимо знать вели­

кочину отношения — , которую находят также эксперименталь­
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ным путем из эпюры послойных осадок. Ориентировочно для IF IFглинистых грунтов— = 1,3 н-1,7; для песчаных----- ;п =1,44-2.
Wb

Расчет осадок и контактных напряжений под жестким фун­
даментом при изменении модуля деформации с глубиной по 
линейному закону (рис. II1-17), используя формулу£„(г) -£0 + Д£„ * (III,36)

пВ предыдущем решении для схемы II модули деформаций принимали различными на участках I и II.

Рис. 111-17. Расчетная схема распределения модулей деформации 
основания с глубиной (вдоль оси х модуль нс меняется)Рассмотрим случай, когда модули по направлению оси абс­цисс не меняются. Аналогичное решение для полуплоскости да­но >в и. 15. Здесь дано решение для сжимаемого слоя ограничен­ной толщины Н.Решение задачи в этом случае аналогично шению для схемы П, поэтому приведем лишьлы:

24(1 У)/4(1 -у р.о)|£о + j;° fJ Я ' ° 2 /

предыдущему ре­конечные форму-
(III.37)

J’5/» •
Pq ~ ^0 (И

Q* -аД.ЦЛУ;70 (2Ь I) _| 70 /
Г) - _д______________ 4________

(2b I) _ I

(111.38)(III.39)(III.40)(III.41)



Можно-показать, что при 6 ->о> и AE0 =0 формула (Ш.39) при­водится к формуле Н. Н. Леонтьева [26], что подтверждает пра­вильность выведенных выше формул.
Определение модулей деформации основания. В качестве основной модели рекомендуется принимать модель однородного основания конечной толщины и пользоваться для расчета габл. П-1 — П-15 приложений. Поэтому модули Е, Еь Ем1 и 

£м2 должны быть связаны с основным модулем деформации 
Ео- Модуль деформации Ео и модуль упругости Е определяют, как вл. 21, на основе компрессионных испытаний по формулам

Ео = Ео 3 1
(ІП.42) 

Е £„ ? т„ kb б, Jгде ть и kb6—поправка Агишева и коэффициент, равный от­ношению модуля деформации по ветви вторич­ного сжатия к модулю первичного сжатия для глубинных образцов грунта, расположенных близко от подошвы сжимаемого слоя.Остальные обозначения приведены в и. 21. Очевидно, что 
mby m; kb6l >k6 .Приведенный модуль упругости £і и приведенный модуль местной деформации £м2 следует рассматривать лишь как рас­четные параметры, определяемые из следующих двух уравне­ний: 

И 1-2 -у (1-М)
(III.43)

которое получается, из совместного решения уравнений (III.13) и (III.35), иД . ЛК . .1. „________Л......... ....... . JL=JL . 1 (Ш 44)получаемого из равенства осадок сооружения на однородном основании с модулем деформации (Е^) и на неоднородномосновании по схеме II, а именно:
оу р Wb _ 4Gzh , а-(ІІ-Іі) 0

где * — коэффициент полноты эпюры E^(z), равный отно­шению площади криволинейной эпюры F^ к площа­ди треугольной эпюры с катетами Е^ и h, (III.45)
93



Построение криволинейной эпюры Е^ (?) производится с по­мощью формулы £np(2) = lz2^L E(z), (Ш.46)
₽ П (г)которая получена из зависимости (III.7).При давлении на основание свыше 3 кГ]см2 структурные де­формации, по-видимому, распространяются на всю глубину сжимаемого слоя. Приняв в этом случае h = H, получим вместо приведенных выше формул следующие зависимости:

2 Ео-Е
Е, =-------- * x~ Ah " J (III.47)

аь-~2

Е„2=—^‘-------- (ПІ.46)
Лй —-уИз формулы (III.47) следует, что при Лмин =0,5, E^Q. Кроме того, при установлении расчетных модулей деформации должны быть соблюдены следующие условия:

Необходимо отметить, что в качестве показателя сжимаемо­сти грунтов верхних слоев основания следует рассматривать , сумму
Е{ + рЕм2 = const, (III. 49а)а не раздельно каждое из слагаемых.

Определение модуля местной деформации. Будем считать, что модуль местной деформации изменяется с глубиной по сле­дующему закону:
ѳ

EM(z)~EM\e . (II 1.50)Значение параметра Ѳ можно принять таким, чтобы дефор­мация грунта на глубине составляла не более 5% деформа­ции на поверхности основания. Это условие удовлетворяется при Ѳ = 3.
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Местная осадка
Гм= -^5- (1 -е~ѳ)^0,32 W£м 1 £м 1Имея в -виду, что (IIL51)(III.52)получим следующую формулу для определения модуля местной деформации на поверхности основания:ЕМ1 = 0,32 —, (III.53)

^0 —где рм —напряжение, при котором происходит местная дефор­мация в процессе уплотнения грунта (рм < р0);Лм — толщина слоя уплотнения, где формируется местная деформация.Об экономическом эффекте учета местных деформаций и увеличе­ния модуля деформации с глубиной можно говорить лишь применитель­но к условию равенства осадок од­нородного и неоднородного основа­ний.Приведем применительно к од- рис. Ш-18 Эпюра реактивных неродному основанию формулы для давленийопределения осадки и изгибающего момента в фундаменте от нагрузки и реактивных давлений по рис. Ш-18.Формулы Н. Н. Леонтьева для однородного основания [26]:
2 (kl + 21t) ’

(III.54)

Ер о Я 
“1271 + ;хр)

(III.55)
(III.56)
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Можно показать, что максимальный изгибающий момент от равномерно распределенной нагрузки на фундамент с интен­сивностью Ро Д^я эпюры реактивных давлений по-рис. Ш-18 будет (Ш.57) "огде
—по формуле (III.56).По полученным формулам произведены расчеты при следую­щих данных 27= 100 м\ / = 50 м; Я = 80 м; Ро = 5О5О т; ро^=О,3;3 0,742; ^-1,39; Ад 0,85 и 0,9.

WbРезультаты расчетов сведены в табл. 20 и 21 и нанесены на III и IV) с обобщенным модулем деформации Ео, должны быть
ВЫВОДЫ1. Следует различать две схемы деформирования основания: I — схема двухслойного основания, относящаяся в основном к строительному периоду, и II-—схема комбинированного основа­ния, относящаяся ік эксплуатационному периоду.Расчетной схемой для расчета прочности фундамента явля­ется схема II, учитывающая концентрацию напряжений под фундаментом и увеличение модуля деформации с глубиной.Изгибающие моменты в фундаменте, определяемые для од­нородного основания конечной толщины Н (приложения I, II, III и IV) с обобщенным модулем деформации Ео, должны быть уменьшены вследствие влияния местных деформаций и увеличения модуля деформации с глубиной на коэффициент равный (рис. II1-18) Ацеод

где Q* и определяются соответственно по формулам (III. 31) и (III.56).2. Проведенные расчеты с использованием данных натурных и экспериментальных исследований для глинистых оснований показывают, что в результате учета местных деформаций и уве­личения модуля деформации с глубиной расчетный изгибаю­щий момент может -быть уменьшен не менее чем на 25%.В фундаментах сооружений, располагаемых на песчаном ос­новании, хмепыпение расчетного изгибающего момента может быть сше большим.3. Расчетная эпюра осадок по глубине практически совпала ет с эпюрой, получаемой в-натуре (рис. ПІ-20).
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Рис. Ш-19. Эпюры n(z) и модулей деформаций

а — при h—0,5Н; б — при /і=Н; = 0,85, -^ = 1,39 
Wb

Рис. Ш-20. Эпюры оса­
док основания по глу­

бине
1 — расчетная для неодно­родного основания; 2 — по данным натурных исследо­ваний; 3— расчетная для однородного основания поСНиП
4 Зак. 30 97



Результаты расчетов без учета уплотнения на участке // 
(я0 = 1500 кГ[см^, ио = 0,3; — = 1 ,б)

Таблица 20

1^, \ Ь /п
Аь

h
Н

Модули деформации в кГ]смг

Wb в см
^0в см

м
м = —~ 

Pal*
М в %

Е Еь Еь+^Еь £і Е 
м2

Ро 
----- Е

Рм м‘

1 1 1 1500 1500 1500 1500

1

— — 13,4 0,165 100 —

1 1 1 — 2200 800 2200 800 — — — 14 0,151 91 —

1,39 1 0,85 0,5 2100 1500 1500 830 1670 720 9,03 12,6 0,112 68 1,01

1,39 1 0,85 1 2200 1500 1500 1440 840 760 8,8 12,2 0,109 66 1,02

1,39 1 0,9 1 2200 1500 1500 1570 530 700 9,6 13,3 0,119 72 1,02

1,39 1 0,9 1 2200 ; 8оо
1

2200 1570
1 530

660 9,9 13,8 0,107 65 1,02

4* Зак. 30 Таблица 21

Результаты расчетов с учетом уплотнения грунта на участке II

= 1,6Ео = 1500 кГ/см2-, но = 0,3;ЗВ /ѵ^\ 
к.
\ ь/п Аь

h
Н

Модули деформации в кГ/см*

W. в см о Wo в см
м -

= м
Pal*

мв % Vе=еь + 
+ ЕЕь Еь £м2 —°- Е 

р міM

1 1 1 — 1500 1500 1500 — — — 13,4 . 0,165 100 —

1,27 1,27 

______

1 1 2200 1600 1600 — — 10,7 13,6 0,159 97

1,39 1,14 0,9 1 2200 1200 1570 530 660 9,4 13,1 0,128 75 1,02



16. ТРАНСФОРМИРОВАНИЕ ЭПЮРЫ 
РЕАКТИВНЫХ ДАВЛЕНИЙ
С УЧЕТОМ СЛАБЫХ ВКЛЮЧЕНИЙ 
В ГРУНТЕ ОСНОВАНИЯВ тех случаях, когда в основании сооружения имеются сла­бые включения, распределение 'нормальных реактивных давле­ний зависит от расположения этих включений, их размеров и сжимаемости.Решение балок в общем виде с учетом слабых включений в основании представляет большие трудности, поэтому здесь при­водится приближенное решение И. К. Самарина и Г. В. Краше­нинниковой для абсолютно жестких балок на упругом основании со слабыми включениями, симметричными относительно оси со­оружения.Из анализа влияния различных ширин грунтового столба ос- ноівания, находящегося под средней частью балки, на неравно­мерность эпюры реакций установлено, что наибольшая нерав­номерность возникает при ширине грунтового столба, равной половине длины балки (рис. Ш-21).

Рис. Ш-21. Схемы к решению задачи трансформирования эпюры 
реактивных давлений грунта основанияс —расчетная схема; б — эпюра реактивных давлений грунта основания; в — дополнительная эпюра реактивных давлений, учитывающая неоднородность основания при (Е0)1:(£0)2>1Для расчета применена схема по Б. Н. Жемочкину с двумя Опорными стерженьками в каждой половине балки (рис. Ш-22), причем рассматриваются только симметричные нагрузки и при­грузки.
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Эпюра вертикальных реакций при этом имеет вид двух сим­метричных трапеций (см. рис. Ш-21,6). *

* = . (III.58)
РсрУравнения для определения реактивных давлений примени­тельно к расчетной схеме по Б. Н. Жемочкину с двумя иеиз-

Рис. ПІ-22. Трансформирование эпюры реактивных давлений грун­
та основанияа — расчетная схема; б — эпюра осадок при действии силы Хі = 1; « — эпю­ра осадок при действии силы Х2=1Коэффициентом трансформирования принято называть отно­шение крайней ординаты эпюры реактивных давлений к осред- ненной ординате, т. е.
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вестными силами Хь Х2 и перемещением условной заделки у,»следующие:а) от симметричной нагрузкиоц Хі -|- Фа Х2— у0 = 0;о2і X} -г —'Уо?= 0;-Х,-Х2 + = /б) от симметричной пригрузкиоц X, -г 012^2 — Уо + 0,5 у/Дір = 0;
(III.59)

$21 + ^22 Х2 — у0 'г 0,5 у/ Дгр = 0; (Ш.60)-Х1-Х2 = 0.Коэффициенты В'р о2р 3'2 и о'2, а также свободные члены Д^и Д'р для неоднородного основания определяются по формулам
012 — 6, • і

ft" (м (^пр)2 J12 ’
(Ео\ °2Ъ 022 = Л • (111.61}°21 °22,

А' - 
(^о)2

Дір; Д2Р =
(£о)2

Дгг,где(£о)1И(£о)2— модули деформации грунта основания соответ­ственно под средней частью балки и под конце­выми участками (см. рис. Ш-22);(ЕПр )і — приведенный модуль деформации основания, соответствующий действию силы Ху, [(Епр )2 — то же, соответствующий действию силы Х2.Коэффициенты Вп, В21, В12, о22, а также свободные члены Дір 
и Д2р для однородного основания определяются: для полупло­скости (Я=со) —по таблицам Б. Н. Жемочкина; для упругого слоя толщиной Н = 1, И =21 и Н = М— по табл. П-17 (см. прило- [ жение).Приведенные модули деформации определяются в предполо­жении, что влияние модулей деформации (Е0)і и (£0)2 распре- I деляется пропорционально площадям эпюры осадки, построен­ной от действия единичных сил по направлениям сил Х\ и Х2 (см. ірис. II1-22):

(Япр), = (£о) ы
«0_ . Ш1

<»0---  О?! .' (^0)2’ “0а>п — со. (III.62>
(£пр)2 = — (Ьо)1 4®0

-- ------- L (^0)2,
1,10
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где —площадь эпюры осадки, ограниченная всей кривой и осью х. Остальные обозначения по рис. Ш-22.В результате решения систем уравнений (III.59) й (III.60) с подстановкой ів них соответствующих значений коэффициентов и свободных членов по формулам (III.61) получены следующие формулы для определения коэффициентов . трансформирования:а) от симметричной вертикальной нагрузки
— 1 +

011 — $21) 4" 012 — $22)
(Епр)2

0и — 521) 4
(£пр)1(^пр)2 022---- $12)

(III.63)
б) от симметричной пригрузки

(^о)2(£пр)2
2(Д2р-Д1р)___________(^пр)2

“77 ~ 011 ---- $21) + 022 ----- $12)

(Ш.64)

ГДе 012 — °21"По формулам (III.63) и (III.64) построены графики для трансформирования эпюры реактивных давлений грунта осно­вания (рис. ПІ-23, Ш-24, Ш-25), которые экспериментально проверены в научно-исследовательском секторе Гидропроекта (В. С. Акимов).Расчетный модуль деформации для каждого расчетного грун­тового столба основания определяется по формуле (ГП.115) п. 21.Графики, изображенные на рис. Ш-23 и Ш-24, служат для расчета гидротехнических сооружений (плотин, зданий гидро­электростанций) в направлении вдоль потока, а на рис. Ш-25— для расчета их в направлении поперек потока.При расчете плотин и зданий гидроэлектростанций в направ­лении вдоль потока необходимо определить по трафикам сум­марные коэффициенты трансформирования от нагрузок и при­грузок для неоднородного и однородного оснований. Последнее определяется при (£о) і/(£о)2=ПЗная суммарные коэффициенты трансформирования, можно определить дополнительную ординату Ду, учитывающую неод­нородность основания, по формуле (см. рис. Ш-21).
△ Укр — "S Унеодн 2 Уока — Ц ₽ " ^7 /L\ Рср /неодн

д
Рср

Рср — [^р. неодн ^р.одн] Рср

'q неодн ^q одн] (Ш.65)
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Рис. Ш-23. Графики для определения коэффициентов йр трансформирования эпюры реактивных 
давлений грунта основания от действия симметричной вертикальной нагрузки

эпюры уравновешенных дополнительных

Рис. Ш-24. Графики для определения коэффициентов kq трансформирования эпюры реактивных давлений грунта основа­
ния от действия пригрузок ■
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Суммарная плсщадь дополнительной эпюры должна рав­няться нулю. Из этого условия определяется дополнительная ордината в середине балки. Дополнительная ордината Аг/ при­бавляется к ординате основной эпюры реактивных давлений, оп­ределяемой по таблицам для однородного основания.При расчете плотин и зданий гидроэлектростанций в направ­лении поперек потока по графикам, изображенным на рис. Ш-25, непосредственно определяется трансформированная эпю­ра реактивных давлений, так как при этом прямоугольная эпю­ра соответствует однородному основанию.От действия на балку момента и обратно симметричной при­грузки эпюра реакций не трансформируется.
Пример Ш-2 (рис. .Ш-21). По графикам (рис. Ш-23, Ш-24) от нагрузки 

Р
Р и пригрузки 9 при Н = I, b — 21, (Е0)і : (£0)2 = 1,5, Рс$ = .

определяем коэффициент трансформирования.
По формуле (ІІІ.65) получим

Д9кр = [(1,05 - 0,36 Д ,3 - 0,3 ^2-)] Рср

— — 0,25рср — 0,067.
Посередине балки к основной эпюре прибавится величина

А Рср = 0,25 рСр 4- 0,06 q.

17. РЕАКТИВНЫЕ ДАВЛЕНИЯ ПОД КРАЯМИ 
ФУНДАМЕНТОВ С УЧЕТОМ ПЛАСТИЧЕСКИХ 
ДЕФОРМАЦИЙ В ГРУНТАХМетодика учета пластических деформаций изложена в тех­нической литературе [13].Предельное значение краевого давления (ірис. Ш-26) опре­деляется по формуле

Ро = ^'Тпр^о "'с, (ІІІ.66)

Рис. Ш-26. Схемы к определению 
значений реактивных давлений под 

краями фундаментов/ — сооружение: 2 — насыпь-пригрузка;а — эпюра реактивных давлений без уче та пластических деформаций грунта; 4 — эпюра реактивных давлений с учетом пластических деформаций грунта; 5 — эпюра реактивных давлений предельногосостояния
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а угол наклона линии среза эпюры (реактивного давления — ординатой Ар = dr у Іъ (III.67)где?пр — приведенный объемный вес грунта и материала при­грузки в т!м3\7 — объемный вес грунта основания в
с — сцепление грунта в TjM2.Остальные обозначения — по рис. Ш-26.Значения коэффициентов tn', п' и d' приведены в табл. 22, причем значения d' даны для двух случаев: абсолютно жесткой балки по Водгео [9] и абсолютно гибкой балки с равномерно распределенной нагрузкой по В. В. Соколовскому [2].

Таблица 22
Значения коэффициентов m', п', d' к формулам (III.66) и (111.67)

18. ДАВЛЕНИЕ ГРУНТА НА ЗУБЬЯ 
В ПОДОШВАХ ГИДРОТЕХНИЧЕСКИХ 
СООРУЖЕНИЙ

Метод Обозна­чение коэф­фици­ента
Значения коэффициентов при углах внутреннего трения грунта основания в град10 15 20 25 30 35 1 40

В. В. Соколов­
ского

т' 
п' 
d'

2,46
8,28
0,46

3,95
11
1,26

6,4 
14,83
2,94

10,65
20,7
6,7

18,3
30
16,2

33,3
46,2
36,7

64,4
75,4
76,4

Водгео
(М. В. Малы­

шев)

d' 4,46 9,87 20,49 42,39 90,9 208,16 527,12

Для определения давления грунта на зубья в подошвах гид­ротехнических сооружений можно применять формулы, выве­денные И. К. Самариным и А. С. Денисовым. Принятая ими ме­тодика аналогична методике В. А. Флорина [17], разработанной применительно к гипотезе коэффициента постели.Согласно гипотезе коэффициента постели нормальные о и касательные т реактивные напряжения находятся в прямой за­висимости как от осадки, так и смещения сооружения, что мо­жет быть выражено формулами:
о = &у 1 (Ш.68)где Оу — перемещение рассматриваемой точки по направлению нормали к плоскости подошвы сооружения;ох— то же, по направлению касательной к подошве соору­жения;
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^—коэффициент постели, соответствующий перемещению •
kx — коэффициент постели сдвига, соответствующий сме­щению сооружения в плоскости подошвы.

В отличие от методики В. А. Флорина, у И. К. Самарина и А. С. Денисова коэффициенты и kx приняты постоянными и, кроме того, учтено влияние бокового давления грунта.Рассматриваются сооружения, находящиеся в условиях пло­ской деформации. Кроме того, считается, что сооружения доста­точно жесткие и их собственные прогибы незначительны. Это дает возможность принимать распределение реактивных давле­ний по прямолинейному закону, что вносит значительное облег* чение в методику расчета.Принятые условия жесткости, а также условия плоской де­формации практически удовлетворяются в таких сооружениях, как плотины, здания гидроэлектростанций и подпорные стенки уголкового профиля, в которых главным образом и применяют конструкции фундаментных плит с зубьями.Следует иметь в виду, что при расчете по коэффициенту пос­тели боковое давление на вертикальные поверхности от дейст­вия только вертикальных сил равно нулю. Чтобы устранить этот недостаток, в расчет вводится дополнительное боковое давле­ние, равное произведению вертикального реактивного давления на коэффициент бокового давления.Для оценки влияния зубьев на эпюру вертикальных реактив­ных давлений были выполнены исследования этого вопроса Академией наук УССР методом теории упругости [11] и Гидро- проектом на базе гипотезы коэффициента постели. Исследова­ния Академии наук УССР показали, что если отношение высо­ты зуба к ширине фундамента не больше 712, то эпюру верти­кальных реактивных давлений на подошву сооружений с зубья­ми без большой погрешности можно принимать как для плоской подошвы. Расчеты, выполненные по методике коэффициента по­стели для конкретного примера с отношением высоты зуба к ширине фундамента, равным показали, что максимальные моменты в фундаментной плите от вертикальных реактивных давлений, вычисленных с учетом и без учета влияния зуба, от­личаются между собой не более чем на 1 %.Таким образом, в обычных типах гидротехнических соору­жений на нескальном основании (плотины, здания гидроэлект­ростанций), встречающихся на практике, вертикальные реак­тивные давления можно определять без учета зубьев, как для плоской подошвы сооружения.Рекомендации по определению коэффициента постели осно­вания приведены в п. 21.Ниже приводятся формулы для определения давления грун­та на зубья и величины касательных напряжений в подошве не­которых типов гидротехнических сооружений (рис. Ш-27).
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Рис. Ш-27. Контуры подошв гидротехнических сооружений

l-aCosp.
e^aSinp, d-fCospb; riz(^a,)Cosp

Рис. Ш-28. Схема к определению давлений грунта на зубьяДавление .грунта на зубья
Т23 = hky {и0 cos р + и0 sin р + z (t + 0,56) + + І^о + z (а + 0,5 г)]} — rkx (uosin р — rz0 cos р Д- ez);Т45 = — hky (Ц) cos р — и0 sin Р + z (d + 0,5 b) + + Чц> + z (/ - 0,5 г)]} + rkx (ц, sin р + ы0 cos pi + gz)\ (III.69)

= hky (v0 cos р + и0 sin р + z (п + 0,5 Ь) 4-+ [^о + z (^-і ~ 0,5 г)]} — rkx (и0 sin р — н0 cos р + mz), 
где X—коэффициент бокового давления;к = -^-;

1—[Л0go — коэффициент Пуассона для грунта.
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Касательные напряжения на горизонтальных участках
Т12 — Т5б — ^0>
^34 ^78 = ^х (^0 Д' ^z)’ (II 1.70)Положительные направления заданных сил, а также реак­тивных горизонтальных давлений показаны на рис. Ш-27, а обозначения к формулам (Ш.69) и (III.70) и расчетная схе­ма — на рис. Ш-28.Перемещения ѵ0, «о и поворот z точки 1 начала отсчета для схем I—III (см. рис. Ш-27) могут быть приближенно определе­ны в предположении плоской подошвы по формулам

z = 12^0-6P0L 
ky £3 •В формулах не вписана ширина расчетной полосы b'= 1 м.Для схемы IV перемещения и0 и z можно определять по этим же формулам, а горизонтальное перемещение «о — по бо­лее точной формуле: . ц0 = Лт А , (Ш.72)где

А = hky sin р 4- kx (г cos 3 + а + с);
В = h \(ky — kx) cos p + XПри наличии анкерного понура 

где Тп определяется по формуле (III.101).
19. РЕКОМЕНДУЕМЫЕ СПОСОБЫ 
ОПРЕДЕЛЕНИЯ ПОПЕРЕЧНЫХ СИЛ 
И ИЗГИБАЮЩИХ МОМЕНТОВПоследовательность расчета по определению поперечных сил и изгибающих моментов по данным реактивных давлений для сооружений с плоской подошвой видна на рис. Ш-29.Для сооружений с подошвой ломаного очертания (рис. Ш-30) может быть рекомендован следующий способ расчета.Вначале определяется положение условной расчетной по­дошвы (ось О—О) из условия равенства нулю суммы моментов от сил Ті, Т2 и относительно оси О—О. При этом эпюра приближенно принимается ступенчатой с ординатами Ті и т2.
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Рис. Ill-29. Схемы к on-
ределению поперечных 
сил и изгибающих мо­
ментов для сооружения 

с плоской подошвойwo t а — схема нагрузок и при­грузок; б — эпюра реактив­ных давлений рх и т ; в — эпюра суммарных верти­кальных давлений gv— р
г — эпюра поперечных сил 
Q г; д — эпюра изгибающих моментов М

х
Q ѵ = V qx&x; Мх =

Ох х и= V Qx&x— У Дѵ,и'2' Проверка: ’’
т ' h

Х dx Л Т’Ѵ12

Уравнение для определения положения оси будет иметь вид
тх 2cd Т± — d} — ^ 2а (t — d) — Т2 f-y — = 0.Входящие в ѳто уравнение силы ть Т2, Ті и Т2 определяют приближенно по формулам:

Т = тх 2с + т2 2а + Т2 — Тх\

Л =
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Рис. Ш-30. Схемы к определению поперечных сил и изгибающих мо­
ментов для сооружения с подошвой ломаного очертания

^2 ~ ^2^2 >где Рі и р2 — реактивные давления, определяемые приближен­но для плоской подошвы;X—коэффициент бокового давления;
kx и k2 — коэффициенты, учитывающие изменение давления грунта за счет горизонтального смещения соору­жения, определяемые по п.18.Затем строится эпюра реакции рх относительно условной подошвы от пригрузок и замененных сил Р® и Мо.После этого может быть определена поперечная сила в лю­бом сечении по формуле

X х

Qx ^“2 + 2 Р-^х-
о оИ, наконец, определяется изгибающий момент относительно нейтральной оси поперечного сечения с ординатой у.
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20. РАСЧЕТ АНКЕРНЫХ ПОНУРОВ 
И ГОРИЗОНТАЛЬНЫХ СМЕЩЕНИЙ 
КОМПЛЕКСНЫХ СООРУЖЕНИЙ 
(МЕТОД И. К. САМАРИНА)Будем 'называть іплотину или здание гидроэлектростанции основным сооружением, а сооружение с понуром—(комплекс­ным сооружением.Горизонтальная и вертикальная силы, действующие на комп­лексное сооружение, вызывают в основании касательные и нор­мальные напряжения. Здесь рассматриваются лишь реактивные касательные напряжения грунта, возникающие под подошвой сооружения. Считается, что величины этих касательных напря­жений во всех точках подошвы сооружения меньше напряжений от сил трения, т. е. отсутствуют зоны предельного состояния в основании сооружения.Теоретическими исследованиями, проведенными И. К. Сама­риным во ВНИИ Водгео, установлено, что влиянием верти­кальных напряжений на распределение сдвигающих усилий между фундаментной плитой и анкерным понуром в пределах практической точности расчета можно пренебречь. Поэтому вер­тикальные реактивные давления в приводимых ниже расчетах не учитываются.В первом издании данной книги изложен расчет анкерного понура методом коэффициента постели.Здесь приводится расчет анкерного понура методом теории упругости для случая плоской деформации применительно к сдвигаемому слою. Причем сдвигаемый слой по аналогии со сжимаемым слоем принимается ограниченной толщины даже в том случае, если подстилаемое скальное основание залегает на значительной глубине, превышающей величину расчетного сдви­гаемого слоя.Описанный ниже метод расчета анкерного понура и горизон­тального смещения комплексного сооружения разработан И. К. Самариным [32] на основе вариационного метода В. 3. Власова. При этом использованы работы И. Е. Милейковского [28] и В. 3. Власова, Н. Н. Леонтьева [26].Работа грунта основания не может быть точно описана ни методами коэффициента постели, ни точными методами тео­рии упругости. Вариационный метод В. 3. Власова позволяет сравнительно просто учитывать особенности работы грунтового основания применительно к расчетной модели (рис. Ш-31), ос­нованной на следующих допущениях:1) деформации в основании от действия горизонтальной си­лы распространяются на глубину сдвигаемого слоя Н;2) под передней гранью понура в основании возникает тре­щина на всю глубину сдвигаемого слоя;3) затухание перемещений за пределами приложения на- 
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грузди происходит не в бесконечности, а на (расстоянии Ь, опре­деляемом экспериментальными или натурными исследованиями;4) передача усилий на ненагруженные участки основания осуществляется с помощью касательных напряжений без боко­вого расширения;

Рис. Ш-31. Схема расчетной модели основания5) вертикальная нагрузка не влияет на распределение гори­зонтальной сдвигающей силы между понуром и основным соору­жением.Первым допущением, по существу, вводится понятие актив­ной зоны, как это в настоящее время практически принято в расчетах конструкций гидротехнических сооружений на упру­гом основании под действием вертикальной нагрузки. Второе допущение основано на том, что грунт практически не работает на растяжение. Первое и второе допущения являются наиболее важными, так как они оказывают существенное влияние на ве­личины расчетного смещения и (расчетного усилия анкерного понура.Затухание перемещения за пределами сооружения происхо­дит значительно быстрее, чем это установлено по точному мето­ду теории упругости. Для учета этого фактора принято третье допущение.Четвертое и пятое допущения преследуют цель облегчения решения задачи и в то же время в какой-то степени приближа­ют расчетную модель к действительной модели грунтового ос­нования. Влияние их с точки зрения теории упругости было оце­нено на конкретном примере, и пренебрежение ими оказалось допустимым для практических расчетов (32].Горизонтальное перемещение произвольной точки основания по методу В. 3. Власова для однослойного основания выража­ется зависимостью
и (х, z) = U (х) ; (z), (III.73)гдебДт)—искомая функция, называемая обобщенным переме­щением, зависящая только от координаты х;£(г)—заданная функция поперечного распределения пере­мещений, зависящая только от координаты г.
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Будем рассматривать решения для двух случаев изменения функции Цг):
до линейному закону Е (2) = ; (Ш.74)по (криволинейному закону

п(Н-г)sh ----------------- -(г) =----------- А------- , (III.75)
sh - т..-где п — коэффициент, характеризующий быстроту затухания смещений по глубине основания, получаемый натурны­ми или экспериментальными исследованиями.

Рис. Ш-32. Схема расчета комплексного сооружения и основания о — расчетная схема; б — эпюра обобщенной продольной силы; в — эпюра пере­мещений; г —эпюра контактных напряжений и давлений
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На рис. Ш-32 показана прямолинейная эпюра, соответствую щая формуле (III.74).Для точек, расположенных на поверхности основания, ;(0) = 1; поэтому будем иметь в виду, что обобщенное перемещение на поверхности основания численно равно величине перемещения, т. е.
и (х, 0) = U (х) 8 (0) = U (х).Из решения И. Е. Милейковского [28] для принятой расчет­ной модели можно получить следующее дифференциальное уравнение равновесия элементарного столбика высотой И. рав­ной высоте сдвигаемого слоя:

Іи U" (х) - U (х) + q (х) 8 (0) = 0, (Ш.76)
1 — Ио 2 0 + Но)где

(III.77)
о (8')2 dz;d — ширина расчетной полосы, обычно принимаемая равной I м.

1. Решение задачи для случая по формуле (ІП.74). Подста­вив в формулу (III.77) функцию поперечного распределения пе­ремещений по выражению (III.74), получим
(Ш.78)

Схема для расчета анкерного понура в соответствии с при­нятой моделью основания показана на рис. Ш-32, а, где сдвига­емый слой основания разбит на три участка с различными мо­дулями деформаций основания:/ — участок под понуром, модуль ЕОп ;
П—-участок под основным сооружением (плотина, здание ГЭС), модуль Eq-,/// — участок под водобойной частью, модуль деформации основания Eqb .Дифференциальное уравнение (Ш.76) будем интегрировать отдельно для каждого участка.
Участок /. Будем рассматривать понур с основанием совме­стно и назовем это сочетание приведенным основанием.Заметим, что для приведенного основания^пр (Т \ _ ^Оп— Ші)пр-— --

:хпр 1 Ио

и 1 ___ 2 £a f edz Н--------- — • -------  ;2 (0) FО 1 И2 £0 п
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Е спр
1 у1 — Pr.

£0п У Я !'О----- . о--- f- -  1-^ [ 3----1-^
Е^0 п F ,(111.79)где F и Е—площадь поперечного сечения в м2 и модуль уп­ругости материала понура в Т/м2;Ро и р — коэффициенты Пуассона основания и материала понура;о — ширина полосы (1 м).Так как ;3(0)-1; [Г(0)]2=0; (Up то

Обозначим
£др _ Е°п

2(1,^) пр 2(1 + ^)

К пр = ₽2 (Л1Ѵ1 і’пр
г _  ^0 П /&°п ~ ’2(1+Ио)

(III.80)
(III.81)

На поверхности приведенного основания, т. е. на поверхно­сти понура, горизонтальная внешняя нагрузка отсутствует, по­этому дифференциальное уравнение на участке I с учетом обо­значений по формуле (Ш.81) будет иметь вид
IOnP^-bOnU = Q. (Ш.82)Общий интеграл дифференциального уравнения (Ш.82), какизвестно, имеет вид

U (х) - (\е~ а* х + С/" х , (Ш.83)где (Ш.84)
Участок II. Основание на этом участке будем рассматривать самостоятельно, т. е. раздельно от основного сооружения, прини­мая контактное напряжение как распределенную нагрузку, при­ложенную к поверхности основания. Основное сооружение бу­дем считать абсолютно жестким, а смещение в пределах участ­ка II постоянным и равным UQ. Тогда из уравнения (III.76) следует

q 00 = т0 о = ьоио, (Ш.85)где по аналогии с формулой (III.81)
Ьо = —--- b

2(1 ! Уо) (III. 86)
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Участок III. Модуль деформации основания принимаем, как •на участке J,Eon- Работа упругого основания за 'пределами ос­новного сооружения описывается дифференциальным уравнени­ем (III.76) без свободного члена:
I^U"-b0BU = О, (III.87)решение'которого аналогично решению для участка I:

U (х) = С3е~ах + С4/Х, ’ (III.88)где
* = V= (1!L89)

I — Е°в I •'О в — : f1 — иД ‘° (III.90)
2(1 r^0) IИтак, для трех участков имеем пять произвольных постоян­ных: 

которые определяются из следующих четырех граничных усло­вий и одного уравнения равновесия:1) при х=0 обобщенная продольная сила Т(х) =0;2) при x = l Ui~ U3,3) при х = 1+Ц = Ц Ul ==Uq,4) при x = l-'rb = B; Ub=U^5) условие равновесия (рис. Ш-32,г); = 0, (III.91)где Т— максимальное усилие в понуре в Т;— сосредоточенная реактивная сила (фиктивная) в Т, приложенная к основному сооружению со стороны верхнего бьефа;^2 — то же, со стороны нижнего бьефа;
Q—горизонтальная сила, приложенная к основному со­оружению, В Т;т0—контактное напряжение под основным сооружением в Т/м2;о— ширина полосы (1 м);

I и 1\ — длина понура и основного сооружения в м.Обобщенная продольная сила приведенного основания на основе принципа возможных перемещений может быть выраже­на так:
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а) на участке I
нT(x) = .F4„'(0) Н J' аД(г) * = Т(х) + Гоа1(х), (111.92)Огде усилие в понуре X ГМ =^аЛП$(0)= У dr,

Опри x=Z; Т(/)=Л Т„„ (I) =Т*;б) на участке III
нГ2 (х) = — о j о г £ (г) dz .6 (III. 92а)

при Х = 11 + 1=Ц T^L)=T^-Надряжения в однослойном основании по закону Гука и формул Коши с учетом формулы (III.73) и 'принятых выше до­пущений будут иметь вид
а = ——- £7^;

=---- ------  и ?
2 (1 Ио)

(III.93)
После нахождения произвольных постоянных (удовлетворив соответствующие граничные условия и уравнение равновесия) с учетом приведенных выше зависимостей можно получить следующие формулы для определения контактных усилий и на­пряжений и смещения сооружения (см. рис. Ш-32):

Т =
_ Доп . (^'

Ео 2апЯХ(И-

-1) 
Q; 

Ро)
(Ш.94)

Гр п

Ео

7п Н / а

ЗХ t1-^)
/ — а 1\---- е п ) Q-, (III.95)

'рф
2 2 =

Гр п

Ео

аНБ
_ • ----------------------- (е пзМі-й) ( Ч ^ал/) Q-, (III.96)

(еап 1 + е~ ап

U0~ 2ХЯ(1 + Ио)5 - Q; (III.97)
~ (еѴще-ап')

С/ а —-
Бо6 к - Q, (III.98)
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где безразмерные коэффициенты

Е 
! 

о
 

О 
Щ

II

1 ап 5 1 „ / _ „ /---------- + JL /nz-e X
_ 2*п/7(1 4 Ио) з J

. Г £ов
Е

+------ - ------ 1 к'"' + (ш")3 (1-^) 2Z7 (1 = ;j.o) J
(2B—L) , „а L

Б = Л------------тЛ— . (Ш. 100)
f (2B—L) _ e^L .Коэффициент Б учитывает быстроту затухания перемещений за пределами основного сооружения (на участке ///). При ори­ентировочных расчетах можно принять 5=1, что соответствует затуханию перемещений в бесконечности.Выведенные выше формулы не учитывают поперечных де­формаций основания. Как показали специальные исследования, учет поперечных деформаций приводит к увеличению усилия, получаемого по формуле (III.94), примерно на 5%.Таким образом, полное расчетное усилие, воспринимаемое анкерным понуром, с учетом поперечных деформаций будет выражаться следующей зависимостью:

Р <еап1 __ё~а1}
Тп^ 1,05 5 = 1,05 —— • —----------------— Q. (III.101)

Ео 2апЯЛ(1 й Но)Обозначения см. на рис. Ш-32.
2. Горизонтальное перемещение жесткого сооружения. Под­ставив в формулу (III.98) / = 0 и F = 0, можно получить форму­лу для определения перемещения жесткого сооружения (без анкерного понура): У» = (III.102)

Ео °где
Б о в 2 а Н , h (III.103)

(2b+Zt) _|_(2&+ZJ ___ (III.104)При ориентировочных расчетах можно принять 5Ж =1.Горизонтальное смещение комплексного сооружения (с по­нуром) также можно определять по формулам (III. 102) — (III. 104), подставив в них вместо Ц общую ширину комплексно­го сооружения Т = /+/і.
3. Расчет для схемы по рис. ПІ-33. При различной толщине сдвигаемого слоя под основным сооружением Н и под понуром и водобоем основания (Н^ = Нв) (рис. Ш-33) смещение и
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усилие в понуре определяют по формулам (Ш.98) и (Ш.101) с той лишь разницей, что в выражениях (III.84), (Ш.89), (III.101) вместо Н подставляют Нѵ, а в формуле (III.99) такую замену производят за исключением последнего члена во второй квадратной скобке, т. е.^0п
£0

1

2 Яп (1 + р-о) («"«' + е-’"'). (III.105)аНаБ і 7і
3 (' —^о) + .2# (1 -Г М

Ео
/7///7//77/77777У

77/7У '///77777/777

Рис. Ш-33. Расчетная схема сдвигаемого слоя переменной тол­
щиныСледует иметь в виду, что расчет по схеме (рис. Ш-33) произ­водят только в том случае, если конфигурация подстилаемого несжимаемого скального основания соответствует этой схеме, т. е. когда Если скальное основание находится на зна­чительной глубине, расчетную толщину сдвигаемого слоя при­нимают постоянной под всем комплексным сооружением и рав­ной Н.

4. О значениях Hub. На основе экспериментальных и на­турных исследований можно принятьЯ-Яп = 0,4І. (III.106)Расчеты показывают, что при уменьшении на участках / и /// 
Нп от Н до 0,5 Н величина смещения уменьшается всего на 6—7%. а усилие в понуре увеличивается на 70—80%.Резкое увеличение усилия в понуре при уменьшении сдви­гаемого слоя на участках I и III для нескалыіых оснований не согласуется с данными натурных и экспериментальных исследо­ваний, поэтому расчетную толщину сдвигаемого слоя рекомен­дуется принимать постоянной на всех трех участках по форму­ле (Ш.106).Длину участка затухания перемещений можно принять

Ь = Н. (ІІІ.107)
5. Порядок расчета анкерного понура в эксплуатационном 

случае. Определяют предельную силу ТПр> приходящуюся на анкерный понур, из условия обеспечения требуемого коэффици­
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ента запаса устойчивости на сдвиг всего комплексного сооруже­ния из формулы (СНиП ІІ-Б.3-62)Л) с *£ ? + ^п.н + g + 7\р (III.108)где Рос— сумма вертикальных составляющих нагрузок на основное сооружение (плотину) в расчетной пло­скости за вычетом противодавления воды в той же плоскости;£п.н—отпор грунта со стороны нижнего бьефа с коэф­фициентом бокового давления, равным единице;
Вг—проекция ширины подошвы фундамента плотины на горизонтальную плоскость, (равная /і;Рпр—сила, воспринимаемая анкерным понуром в пре­дельном состоянии;Ра.в, Ра.н—активное давление грунта на плотину соответ­ственно со стороны верхнего или нижнего бье­фа;TB, Рн— горизонтальные составляющие всех сил, действу­ющих на плотину, соответственно со стороны верхнего или нижнего бьефа, за исключением давления грунта;tgcp— коэффициент трения грунта основания;

с—удельная сила сцепления грунта, которая учиты­вается в тех случаях, когда подошва понура име­ет зубчатую поверхность.Длину понура определяют по формуле (III.109) Тпргде тпр = рп tg + с; (III. ПО)рп—средняя интенсивность вертикального давления на по­нур.Арматуру понура по стадии разрушения определяют по фор­муле
Т 

F = пргде ат— предел текучести арматуры.Усилие в понуре в месте сопряжения с плотиной, возникаю­щее в эксплуатационный период, вычисляют по формуле (III.101).Коэффициент запаса в арматуре находят по формуле
Проверяется величина раскрытия трещин по СН 55—59 на силу Тп.
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Пример II1-3. Определить усилие в анкерном понуре и смещение основно­
го сооружения по следующим расчетным данным:

/ = 48 м; Іі = 130 м; L~ 178 м; Q ~ 1045 т-

По формулам (III.106) и (III.107)
Н = 0,4 • 178 = 71 м; b = Н = 71 м.

Коэффициенты Пуассона основания = 0,3; бетона понура 0,167.
Сделаем расчеты для двух модулей деформации основания: 2000 и 

1330 кГ/см2, которые соответствуют случаям с учетом и без учета бытового 
давления.
А. По формуле (ІП.42)

Ео = £0рmk6 = 4500-0,742-3,5-1,7 = 20 000 Т/м*.
Задаемся

£on=E( 
EF

:0в = 0,7Е0 = 14 000 Т/Л2;

21-ІО6 -0,0301 
Р --  о----------= 0,635. 
£0пЯо----------- 14-103-71

По формулам (ІІІ.84) и (Ш.89) 
1,225 ---------

яп“ 71 0,91
14-3 --------- 

0,97

--------=0,00863 —
m '

0,635

a —
1,225 r_____ - 

— /1—0,3 = 0,01445 1

anl^ 0,00863-48 = 0,414;

— ; а// = 1,025; 
м

в0’414 = 1,515;

ап И =0,613; е~°’414 = 0,661;

a L = 0,01445-178 = 2,57; е2’57 = 13,066;

я(2В — £) = 0,01445-320 = 4,63; е4’бзь= 102,624;

Л ' + е-“п1 = 2,176;

(2B — L)

/П — е 

f&B-L) , 

По формуле (III.100)

!aL = 89,558; 

‘ 1 = 0,854;

= 115,69.

„ 115,69
Е =-------- - = 1,29.

89,56
По формуле (Ш.99)

X = 0,1
1

’ [2-0,613-1,3 

1,025-1,29
3-0,91 +

, 0,613 I 
------ 0,854 4- 3-0,91]

130 I
142-1,3

2,176 = 2,78.

(Ш КН)4116' воопРинимаемое аик&рным понуром, определится по формуле

Tn = 1,05-0,7
0,854

2-0,613-2,78-1,3
Q = 0,142 Q.
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Рассматриваемое в примере сооружение имеет в начале понура зуб. С 
учетом дополнительного усилия около 0,08 Q, воспринимаемого зубом понура 
(см. расчет в первом издании книги), общее усилие в понуре составит 0,22 Q, 
что соответствует данным натурных наблюдений в первый год эксплуатации 
сооружения.

В последующие годы это усилие уменьшилось, по-видимому, за счет раз­
вития ползучести глинистых грунтов и частично за счет вибрации сооружения.

Смещение основного сооружения определится по формуле (ІІІ.98): 
2,176

20 000-2,78
1045 = 0,041 лі = 4,1 см.

В натуре максимальное смещение равнялось приблизительно 4 см- 
Горизонтальное смещение комплексного сооружения без учета гибкости
понура по формулам 

% = 0,7

(III.102 и 
2-1,025
3-0,91

и0 =

(III.103) при /і=£ = 178 м 
I78

равно:

2-1045
20 000-2,61

= 0,04 м = 4 см,

т. е. за счет гибкости понура смещение увеличивается всего на 
4’1~- 100 = 2,5%,

4
что находится в пределах точности расчетов.

Б. При Ео = 13 300 Т/м2 и Ео п = 0,7 Ео = 9300 Т/м2.

Остальные расчетные данные те же.
EF  21-ІО6 • 0,0301

Е0пНЬ 9,3-103-71

0,91
--------  0,96
0,97

= 0,0075;

ап Н = 0,533; а = 0,01445; Б =1,29; аЯ= 1,025;

ап/= 0,0075-48 = 0,36; е0’36 = 1,433; а”0'36 = 0,698;

+е~^ = 2,131;

“п ' _ е~^ I = 0,735; X = 2,69;

Тп= 1,05-0,7
0,735

2-0,533-2,69-1,3
Q = 0,145 Q

вместо 0,142 Q.
2,131

іззоо.2,ба |04Г' о’ог^
вместо 4,1 см.

Таким образом, при постоянной толщине сдвигаемого слоя изменение 
модуля деформации основания на 150% вызывает соответственное измене­
ние смещения и практически не сказывается на величине усилия в понуре.

Пример 1ІІ-4. Определить усилие в анкерном понуре и смещение основно­
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го сооружения при различных жесткостях понура и различных значениях ^0 п
~ЁГ ‘

Данные для расчета: / — 34,8 м; h = 68,6 м; L = /'+ Іі = 103,3 м\ 
Н = 0,4L = 40 м; b л Н = 40 м; В = L + b = 143,3 м;%2В1— L’^ 183,3 м; 
Q = 573 т; о=1 м.

Основание сложено глинистыми грунтами:
Ео - 11 500 Т/м2; р0 = 0,3.

Для гибкого понура
F — 0,0049 жД | ЕД = 21-ІО6 -0,0049 = 1,03-ІО5 Т.

Для жесткого понура (железобетонного)
EF ~ 18-ІО5 (2-1,0 + 11,65-0,0141) = 39-ІО5 Т.Окончательные результаты расчетов приведены в табл. 23.

Таблица 23

EF
£0п (X п К Б

т п U, в см
% Q

1,03-105 1 0,0201 3,76 1,3 0,203 3,33
39-Ю5 1 0,0051 3,02 1,3 0,234 3,33
39-105 0,7 0,0043 2,55 1,3 0,191 4В заключение необходимо дать выводы по расчету анкерных понуров и смещений сооружений.1. Увеличение жесткости понура в 39 раз вызывает увеличе­ние усилия в понуре лишь на 12%, а величина смещения соору­жения при этом практически не изменяется.2. Расчетное усилие в понуре, определяемое по формуле (III.101), соответствует усилию, возникающему в первые годы эксплуатации сооружения без учета релаксации напряжения в основании под понуром.3. Модули деформации основания под основным сооружени­ем и понуром принимаются в зависимости от степени уплотне­ния основания весом сооружения. Модуль деформации основа­ния под основным сооружением определяется, как описано в п. 21, т. е. по компрессионным испытаниям с учетом бытового давления, коэффициента Агишева и слоистости основания.4. Напряжение в арматуре должно определяться с учетом температурных деформаций, возникающих в понуре за счет разности температур в период смыкания понура с основным со­оружением и во время эксплуатации сооружения.

21. КОЭФФИЦИЕНТ ПОСТЕЛИ 
И МОДУЛЬ ДЕФОРМАЦИИ ОСНОВАНИЯ

Коэффициент постели. Для определения давления грунта на зубья в подошве гидротехнических сооружений применен ме­тод коэффициента постели.
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Для пользования этим методом необходимо знать коэффи­циент постели сжатия, названный просто коэффициентом посте­ли ky, и коэффициент постели сдвига kx.Как известно, и тот и другой коэффициенты зависят не толь­ко от характеристики грунта основания, но и от ряда других факторов: жесткости и размеров фундамента в плане, места приложения нагрузок и др.Коэффициенты постели ky и kx можно определять по данным натурных наблюдений за существующими сооружениями, ана­логичными проектируемому.Некоторые значения ky> вычисленные по осадкам нескольких гидротехнических сооружений, приведены в табл. 24, а по осад­кам высотных зданий в Москве — в табл. 25.Можно привести лишь ориентировочные значения коэффи­циента постели сдвига, полученные из данных по смещениям Свирской и Волжской имени В. И. Ленина гидроэлектростан­ций, расположенных на глинистых основаниях. Для этих гидро­электростанций значения коэффициента постели сдвига лежат в пределах 0,5—0,2 кГ[см?.

Значения коэффициента постели, вычисленные по осадкам 
гидротехнических сооружений

Таблица 24

Сооружение Основание1 "Давление Дсреднее) в кГІсм*

Коэффици­ент постели в кГ^см*

Плотина

f Слоистое: моренный суглинок, 
! пески, глина юрская, на глубине 
1 36 ж известняки .............................. 3,4 0,32
1 Моренный суглинок...................... 2,25 0,38
1 Пермотриасовые глины .... 5 0,15

Шлюз

Слоистое: моренный суглинок, 
песок, на глубине 60 м известняки 1,6 0,33

{ То же, на глубине 40 м извест- 
[ няки ........................................................ 2 0,22

Здание гидро- Кинельская глина плотная . . . 6 0,42
электростанции 

Понур То же............................................... 2,5 0,25
Плотина Песок мелкозернистый................. 3,3 0,24
Здание гидро­

электростанции
Мелкозернистый песок толщиной 

20 м, плотные черные глины тол­
щиной 12 ........................................... 4,1 0,24

Плотина Мелкозернистые и разнозерни­
стые пески толщиной 20 лі, сар­
матские глины толщиной 40 л< . . 3,2 0,2

1 Грунты даны в последовательности их залегания от подошвы фунда­
мента вниз.
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Табл и ц а 25
Значения коэффициента постели, вычисленные по осадкам 

высотных зданий в Москве

мента вниз.

-Место расположения зданий Основание1 Давление в кГ[см2

Коэффи­циент постели в кГ/см^

Ленинские горы Слоистое: моренные суглинки, 
подмосковные супеси, на глубине 
100 м известняки .............................. 5 0,74

Котельническая на­
бережная

Мергелистая глина толщиной 5 м, 
известняки, мергель, известняки . 4,1 0,65

Смоленская пло­
щадь

Пески слоем 10 м, известняки с 
прослоями глины, на глубине 40 м 
известняки ........................................... 5,6 0,75

Площадь Восстания Песок, глина, на глубине 10 м 
известняки ........................................... 3,2 0,23

Площадь Лермонто­
ва

Песок, глина, на глубине 20 м 
известняки ........................................... 3,8 0,24

Дорогомиловская 
набережная

Песок гравелистый на глубине 
15 м, далее глина мергелистая с 
прослойками известняка ................. 4,2 0,48

1 Грунты даны в последовательности их залегания от подошвы фунда-

Коэффициент постели сдвига можно выразить через коэф­фициент постели по формуле О. А. Савинова [21]:
kx = -L=±°_ k = Ak (ШЛИ)

1 — Но чгде р0— коэффициент Пуассона грунта;ѵ — коэффициент, зависящий от отношения стороны по­дошвы фундамента в направлении действия горизон­тальной силы к стороне в направлении поперек дей­ствия силы. Некоторые значения коэффициента при­ведены в табл. 26.
Значения коэффициента ѵ к формуле (ПІ.111)

Таблица 26

Отношение сторон подошвы фунда­
мента

0,1 0,7 1 2 3 4

Коэффициент ѵ 0,53 0,52 0,5 0,42 0,37 0,33

Значения коэффициента А могут находиться в пределах от 0,69 до 0,83. Коэффициент А может быть определен [17] также по приближенной формуле
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А = ь отд (III.112). где &СдВ и £отд — соответственно коэффициенты постели упруго­го сдвига и упругой отдачи [1].
Определение модуля деформации грунта основания. Лабора­торные компрессионные испытания образцов грунта основания обычно дают заниженные значения модуля деформации по сравнению с испытаниями в полевых условиях штампом. И. А. Агишевым составлен график, позволяющий учесть поправ­ку к модулю деформации, получаемому компрессионным испы­танием (рис. Ш-34). Однако этот график не учитывает зависи­мости модуля деформации от давления, чем нельзя пренебречь при расчете гидротехнических сооружений.

Рис. Ш-34. График зависимости 
коэффициента т от коэффициен­
та пористости £ для глинистых 

грунтов

.Модули деформации по ветви первичного Ео и вторичного сжатия Еб могут быть определены на основании компрессион­ных испытаний с поправкой т но формулам
Е^-^—(1 + ^) ?т = Ё^'т\ (III.113) Ц —

Е б — Е о кб, (III.114)
д _ £2 . 1 2 Го .где «б — —*-----— > р — 1------ :------- ,

е1 с2 1 — Го—коэффициент Пуассона грунта основания (см. табл. 27) ;-г и г2—коэффициенты пористости, соответствующие на­пряжениям и а2 при первичном сжатии об­разца грунта;и £2—то же, при вторичном сжатии после разгрузки;
т— поправочный коэффициент, определяемый по дан­ным компрессионных и полевых испытаний штам­
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пом или приближенно по графику И. А. Агишева (рис. Ш-34). Для песчаных грунтов т=Л.

Значения но для различных грунтов
Таблица 27

Грунты Р-э

Твердые глины................................................................. 0,1—0,2
Плотные » .................................................................. 0,25—0,3
Суглинки .......................................................................... 0,33—0,37
Пластичные глины......................................................... 0,38—0,45
Гравелисто-галечные..................................................... 0,12—0,17
Пески.................................................................................. 0,17—0,29
Супесь .............................................................................. 0,21—0,29

При неоднородном основании, если слои залегают примерно параллельно плоскости подошвы фундамента, приведенный рас­четный модуль деформации сжимаемого слоя толщиной Н опре­деляется по формулам
(III.115)

2 Qi hi

Eo. „р =----- , (Ш.115a)

где Ei и hi— соответственно модуль деформации и толщина /-го слоя;
^і— напряжение в середине і-го слоя по оси единич­ной равномерно распределенной нагрузки на ширине фундаментной плиты 2/. Значения а. принимаются следующими.

УЛ 0,5 1
1

1,5 ! 2 3 4

0,96 0,82
0,668 1

0,54 0,4 0,21

Уі—расстояние от подошвы фундамента до середи­ны /-го слоя;
Н—расчетная толщина сжимаемого (активного) слоя (см. п. 15);

у ill—отношение глубины заложения середины /-го слоя от подошвы фундамента к полуширине фундаментной плиты.



Натурные и экспериментальные исследования [21, 22, 23] по­казывают, что значительная часть осадок формируется за счет обжатия верхних слоев основания. С учетом такой концентра­ции осадок приведенный модуль деформации можно определить по формуле (111.115а).Для ориентировочных расчетов можно пользоваться значе­ниями модулей деформаций Ео, приведенными в табл. 28.При наличии данных наблюдений за осадками существую­щих сооружений можно получить приведенный модуль дефор­мации основания. Имеется в виду приведенный модуль в том смысле, что в нем отражается влияние всех возможных факто­ров, например бытового давления, сжимаемого слоя, пригрузок и т. п.Неизвестной величиной при этом является толщина сжимае­мого слоя, нижнюю границу которого рекомендуется принимать на глубине, где напряжение от сооружения составляет 50% на­пряжения, вызванного бытовым давлением, имея в виду, что последнее отсчитывается от подошвы фундамента. При этом на­пряжения в грунте от веса сооружения определяют по формуле(III.116)Значения приведены на стр. 130.Обработка наблюдений за осадками некоторых существую­щих гидротехнических сооружений показывает, что сжимаемая толща Н может быть принята, как указано в п. 15, равной (14- 
h-1,5)Z.При обработке данных осадок необходимо учитывать также влияние пригрузок. С учетом пригрузок приведенный модуль деформации определяется по формуле

(1 — /_ ь q — \
^пр = - Р (Ѵор -|—— • — , (III.117)

"So \ і р )где р0—коэффициент Пуассона грунта основания;
b—длина прямо симметричной пригрузки с интенсив­ностью q (см. рис. Ш-21,а);
I — полуширина фундамента;
р—средняя интенсивность нагрузки, передаваемой со­оружением на грунт;_ — средняя осадка сооружения;

ѵОр и vqx —коэффициенты осадки для середины штампа соот­ветственно от нагрузки и пригрузки;
Р=2рІ—нагрузка от сооружения.

— 21Коэффициенты ѵОр и vqx, зависящие от отношения — или
И

ь—, определяют приближенно как для гибкого штампа потабл. П-16.5* Зак. 30 131



Таблица 28GO 
to

— -— Gj
Значения Eo =-------------  (l + si), полученные компрессионным испытанием

е1 ----  £2

Грунт Глубина взятия образца в м

Объемный вес скелета грунта в т{мя

Коэффициент пористости при начальной плотности Число пластич­ности Коэффи­циент консис­тенции
Значения Еа в кГ^см2 при давлении в кГ/см2 Объект2—4 4-6 6—8

Глина кинельская

— — 0,9—0,7 25 — 300 300 300
Волжская ГЭС имени

В. И. Ленина— — 0,9-0,7 38 — 450 450 450

Глина неокомская

40 0,78 43 -0,13 360 360 440

Саратовская ГЭС54 — 0,79—0,65 32 —0,1 360 410 470

60 — 0,73—0,54 34 —0,25 450 510 580

Глина пермская (Ка­
занский ярус)

11 \,п 0,55 21 +0,02 200 280 —

Нижне-Камская ГЭС15

22

1,88

1,81

0,45 17 —0,3 300 510 —

0,5 17 - 0,3 330 410 —

кіжсние табл. 28

Грунт Глубинавзятия образцав м

Объемный вес скелета грунта в т/м3

Коэффициент пористости при начальной плотности Число пластич­ности Коэффи­циент консис­тенции
Значения Еа в кГ/см2 при давлении в кГ/см- Объект
2—4 4-6 6—8

Глина пермская (Уфим­
ский ярус)

28 1,93 0,48 18 —0,4 370 500 —

Нижне-Камская ГЭС
Аргиллиты (Уфимский 

ярус)
45 2 0,35 17 —0,5 680 900 900

Алевролиты (Уфимский 
ярус)

54 2 0,4 15 —0,6 1200 1300 1400

Песок мелкозернистый

— — 0,55 — — 1500 2000 2500 Волжская ГЭС имени
В. И. Ленина

— — 0,57

0,67

I 
I 1 1 — 1500 2000 2200

2000

Волжская ГЭС имени 
XXII съезда КПСС

---------------- -
1000

700

1500

— — 0,57 1000 1300

Нижне-Волжская ГЭС
__ 1

1
0,66 J — — 600

800 J
900



Коэффициент ѵОр более точно определяется для жесткого штампа по таблице К. Е. Егорова [29] и имеет следующие зна­чения.
ЩІ 0,5 1 1,5 2 , 1 

1
5 110

0,72 1,35 1,85 2,29
1

2,98 3,95 5,31Приведенный модуль деформации с учетом быто'вогс ния ЕПр определяется по формуле Р. А. Токаря (III.3)
р _  р __________ Р_________
^пр — / Е \Р ( 1 / Рб

\ б /

давле- (п. 15):(III.118)
Интенсивность бытового давления рв равна весу грунта, выну­того с 1 м2 котлована.Отношение модулей деформации по ветви первичного и вто­ричного сжатия определяется компрессионным испытанием по формуле
где ej и с'— коэффициенты пористости, определяемые по ветви вторичного сжатия при нагрузках оі и (j2[формула (III.113)];и е2— то же, по ветви первичного сжатия при тех же нагрузках.Приближенные значения могут быть приняты по дан-ньш Р. А. Токаря, приведенным в [13 и 16].
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РАСЧЕТЫ УСТОЙЧИВОСТИ 
глава IV И ПРОЧНОСТИ 

БЕТОННЫХ ПЛОТИН

22. ОСНОВНЫЕ ТИПЫ КОНСТРУКЦИЙ 
ПЛОТИНПри строительстве гидроузлов на нескальных основаниях бе­тонные плотины применяют главным образом в качестве водо­сбросных сооружений. Устройство таких плотин на нескальных основаниях в качестве глухих обычно нецелесообразно по эко­номическим и другим соображениям. Напоры рассматриваемых плотин в энергетических, транспортно-энергетических и других аналогичных гидроузлах составляют около 10—30 м. Конструк­ции их имеют различную степень армирования. Чисто бетонные плотины в этих условиях не строят.Конструкции построенных плотин могут быть подразделены на следующие три основных типа:1) с поверхностными водосбросами;2) с двухъярусными водосбросами;3) с донными водосбросами.Первый тип применен на большинстве построенных в СССР плотин, а именно на гидроузлах: Свирь-Ш и Свирь-П, Иваньков­ском на Волге (на части длины плотины), Цимлянском на Дону, Горьковском, Куйбышевском и Волгоградском на Волге и Ка­ховском на Днепре. К этому же типу можно отнести и водослив­ные плотины с низким порогом, устраиваемые при малых напо­рах; в этом случае водосливным порогом является иногда пло­ская фундаментная плита.Второй и третий типы применены на некоторых гидроузлах 

на Волге.Две плотины конструкции первого типа изображены на рис- IV-1. Водослив плотины по рис. IV-1, а имеет сплошную, а по ІѴ-1,о — пустотелую конструкцию выше фундаментной плиты, двухъярусные полости водослива обусловлены необходимостью пропуска паводка через недостроенную плотину.Плотина второго типа изображена на рис. ІѴ-2, а третьего ти­па — на рис. ІѴ-3.Конструкция водосливной части плотины, включающая фун­даментную плиту, бычки и водослив, обычно имеет распластан­ную по направлению течения воды форму. Это является резуль- 
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я атом стремления создать по возможности наименьшие давлении на грунт основания и достаточно равномерное их распределе­ние по ширине сооружения. Развитая в сторону верхнего бьефа фундаментная плита дает возможность использовать вес воды для достижения требуемой устойчивости сооружения на сдвиі.По длине плотины делят осадочно-температурными швами на части — секции; разрезку обычно делают по осям бычков. При разрезке через один пролет (рис. ІѴ-4, а) облегчаются условия работы секции и ее фундамента на изгиб вдоль оси плотины, так как уменьшается их длина. Однако при одной и той же длине во­досливной плотины и, следовательно, при одном и том же удель­ном расходе воды на водобое такая разрезка плотины приводит к увеличению суммарной толщины бычков. В этом случае каж­дый из них состоит из двух частей — полубычков, минимальная толщина которых ограничивается конструктивными условиями (наличие пазов затворов, пазов водонепроницаемых устройств в швах между секциями и пр.). Выгоды, получаемые за счет об­легчения работы фундаментной плиты вдоль оси плотины при од­нопролетных секциях, обычно теряются из-за увеличения объема бетона в бычках по сравнению с двухпролетными секциями (рис. ІѴ-4, б). Кроме того, при однопролетных секциях вдвое увеличи­вается число осадочных швов с противофильтрационными уст­ройствами в них. В связи с этим в большинстве плотин разрезка выполнена через каждые два пролета водослива.В Цимлянской плотине разрезка сделана через три 16-метро­вых пролета (рис. ІѴ-4, в). Это было вызвано необходимостью повышения сопротивляемости секций плотины сдвигу в связи с наличием в основании плотины слабых линз старичных глинис­тых грунтов, вследствие чего короткие секции плотины могли це­ликом попадать на них и потребовались бы специальные меры по повышению устойчивости секций.Возможна и такая разрезка плотины на однопролетные сек­ции, при которой чередуются секции, имеющие общий фундамент для водослива одного пролета и двух бычков и фундамент толь­ко для одного пролета водослива без бычков (рис. ІѴ-4,г). При этой конструкции можно обойтись без увеличения бетона в быч­ках, однако при этом становится неясным вопрос о надежной работе плотины и ее затворов при осадках секций, в особенности если осадки будут происходить в период эксплуатации.При двух- и трехпролетных секциях тело водослива обычно отделено выше фундаментной плиты от боковых поверхностей бычков температурными швами (рис. ІѴ-4, б и в). Это удобно и в том отношении, что отвечает условиям производства бетонных работ, когда бычки в соответствии с организацией работ, как правило, возводят раньше тела водослива.При коэффициентах сдвига грунтов основания 0,35 и ниже для достижения требуемой устойчивости плотины обычно приме­няют анкерный понур. Для повышения его эффективности плоти-
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Рис. IV-1. Плотины на песчаном основании /--анкерный понур; 2 — водобой; 3 — стальной шпунт; 4 — пески: 5 — глинистый мергель; 6 — песчано-алеври­товая порода; 7 — разгрузочные скважины; 8 —дренажные колодцы



Рис. ІѴ-2. Плотина двухъярусного типа па глинистом основании

Рис. ІѴ-3. Плотина с донными водосбросами на глинистом осно­
вании

Рис. ІѴ-4, Схемы разрезки плотины на секции
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ны на песчаных основаниях имеют, помимо шпунта у верховой грани фундаментной плиты, шпунтовый ряд также у верхового края понура. Это уменьшает фильтрационное противодавление воды под понуром.
23. РАСЧЕТЫ УСТОЙЧИВОСТИ ПЛОТИН

При определении устойчивости плотины основными являются расчеты устойчивости на сдвиг. Они выполняются для водослив­ной части (с понуром или без понура, в зависимости от конст­рукции плотины) и для водобойной плиты. Здесь рассматрива­ются расчеты для водосливной части, сдвиг секций которой мо­жет происходить:1) по плоскости подошвы сооружения;2) по некоторой горизонтальной плоскости, проходящей ни­же подошвы, с частью грунта основания;3) по криволинейной поверхности в грунте основания.Обычно определяющим является расчет устойчивости на сдвиг по заглубленным горизонтальным плоскостям скольжения, проходящим ниже подошвы сооружения. Обусловливается это тем, что основания сооружений, состоящие из мягких грунтов, даже при одинаковом литологическом их составе имеют отдель­ные прослойки с более низкими геотехническими свойствами, в особенности в отношении сопротивления сдвигу. В песчаных грунтах аллювия обычно имеются прослойки или линзы глинис­тых и илисто-глинистых отложений, по которым может происхо­дить в первую очередь скольжение сооружения с частью осно­вания.Расчеты прочности грунта основания при действии только вертикальной нагрузки (т. е. на выпор) обычно выполнять не требуется, так как при большой ширине сооружения такие расче­ты по формулам проф. С. И. Белзецкого и других авторов пока­зывают заведомый запас. При наличии горизонтальной силы этот вид расчетов покрывается указанными выше расчетами устойчивости на сдвиг с частью основания, т. е. по заглубленной в грунт горизонтальной плоскости или по цилиндрической по­верхности. Напряжения в основании у краев фундамента могут при этом оказаться и выше, критической величины краевого на­пряжения, при котором могут начинаться пластические дефор­мации грунта. Однако это обстоятельство не может иметь прак­тического значения, так как области пластических деформаций являются весьма ограниченными и наличие их может сказаться лишь на степени изменения эпюры напряжений, определяемой в предположении работы основания как упругой полуплоскости или упругого полупространства.
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Расчетные случаиДля выявления наиболее неблагоприятных условий при рас­четах устойчивости рассматривают ряд случаев возможного дей­ствия сил. Расчетными обычно являются следующие случаи:1) нормальный эксплуатационный, соответствующий работе сооружения при нормальном подпорном уровне воды в верхнем 
бьефе и минимальном расчетном уровне в нижнем бьефе;2) эксплуатационный паводковый, когда через плотину про­
изводится пропуск максимального расчетного расхода воды.Первый случай характерен тем, что при нем действует мак­симальная сдвигающая сила, а второй —тем, что при нем плоти­на имеет минимальный вес вследствие значительного взвешива­ющего давления воды.К числу поверочных относятся случаи, при которых учитыва­
ют нарушения нормальной работы фильтрационного подземного 
контура плотины: например, нарушение водонепроницаемости со­пряжения понура с фундаментом водослива, частичное засоре­ние под последним дренажа в тех случаях, когда он здесь уст­роен, засорение его под водобоем и прочие нарушения нормаль­ной работы частей сооружения.Необходимо отметить, что при таких расчетах имеется ряд условностей, так как степень возможного нарушения нормальной работы того или иного элемента не ясна, и ее приходится назна­чать предположительно. Так, например, засорение дренажа под водобоем часто условно принимают на длине, равной величине напора на сооружение; при этом основную часть фильтрацион­
ного потока считают выходящей за пределами засоренной части дренажа. Иногда считают, что пропускная способность на входе в дренаж уменьшается. В расчетах это условно учитывают увели­чением напора фильтрационного потока у конца низового зуба фундамента или у острия шпунта в 1,5—2 раза.При расстройстве сопряжения понура с фундаментом водо­слива считают возможным одновременное частичное засорение дренажа под водосливом в связи с возникающими при этом по­вышенными фильтрационными градиентами.Комбинация сил, при которых в расчет вводятся нарушения нормальной работы подземного контура, относится к группе «особых сочетаний» (см. главу I). Необходимо иметь в виду, что © качестве расчетных дополнительных сил и их комбинаций надо выбирать наиболее вероятные и с учетом практически малой возможности одновременного возникновения нескольких видов нарушения нормальной работы сооружения.В тех случаях, когда плотина имеет анкерный понур, конст­
рукцию ее часто подбирают с таким расчетом, чтобы в обычных условиях работы водосливная секция плотины имела коэффици­ент самостоятельной устойчивости, т. е. без учета понура, около 1. Это условное требование связано с желанием, чтобы на понур 
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не передавалось слишком большое усилие, которое создает кон­структивные и другие затруднения при значительном количест­ве арматуры, необходимой в понуре.
Расчетные схемыПри расчетах устойчивости силами, действующими в верти­кальном направлении, являются вес секции плотины, вес воды на плотине, взвешивающее и фильтрационное давление воды. К си­лам, действующим в горизонтальном направлении, относятся давление воды со стороны верхнего и нижнего бьефов, давление грунта со стороны верхнего (активное) и нижнего бьефов и иног­да сопротивление сдвигу водобоя.Давление грунта на торец фундамента со стороны нижнего бьефа на участке его, не закрываемом водобойной плитой, обыч­но учитывают в виде активного давления, так как возникновение пассивного давления возможно только при некоторой подвижке сооружения и очень сильном уплотнении грунта засыпки в пазу­хе котлована.Необходимо отметить, что пассивное давление грунта на то­рец фундамента водослива и сопротивление от трения плиты водобоя в тех случаях, когда их учитывают, составляют незна­чительные величины по сравнению с основными силами сопро­тивления сдвигу водослива.Если фундамент водослива имеет зубья, то устойчивость про­веряют по горизонтальной плоскости скольжения, проходящей по низу верхового зуба (рис. ІѴ-5). В грунтах, имеющих сцепле­ние, в этих случаях можно учитывать полное сопротивление сдвигу, так как срез грунта между зубьями фундамента будет происходить по ненарушенному массиву грунта.При наличии в плотине анкерного понура водослив и понур рассматривают как единую конструкцию, которая может сдви­нуться только в целом.

Рис. ІѴ-5. Схема плотины в попереч­
ном разрезе

1 — призма скольжения; 2 — плоскость сколь­жения
При проверках устойчивости по заглубленным горизон­тальным плоскостям скольжения в грунте основания расчет ве­дут по схеме с образованием призм скольжения и отпора в верх­нем и соответственно нижнем бьефах (рис. ІѴ-6). В плотинах с анкерным понуром наиболее неблагоприятная плоскость сколь­жения самого понура обычно находится на уровне его сопряже­ния с грунтом основания. Это объясняется тем, что при снижении 

143



ее до уровня плоскости скольжения грунта под водосливом силь­но увеличиваются вертикальные силы и, несмотря на уменьше­ние коэффициента трения или сдвига, увеличивается общее со­противление понура сдвигу.

Рис. ІѴ-6. Схема к расчету секции плотины на устойчивостьВвиду того что при расчетах по схеме, изображенной на рис. ІѴ-6, часть понура располагается над призмой скольжения, дей­ствующей на массив грунта под водосливом, силы трения на этом участке понура исключают из общего сопротивления соору­жения скольжению.Величину давления от фильтрационного напора воды опреде­ляют фильтрационными расчетами или методом ЭГДА. В табл. 29 для примера приведены потери напора на шпунтах подзем­ного контура, которые были приняты при проектировании Цим­лянской плотины и плотины Волжской ГЭС имени В. И. Ленина. Приведенные в этой таблице данные близки к наблюденным в натуре величинам.
Таблица 29

Цимлянская плотина имеет противофильтрационные шпунты в начале понура и под передним краем фундамента водослива, 
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Плотины
Потери напора в %от входа из водохра­нилища до низа понура за первым рядом шпунта

от верха первого ряда шпунта под понуром до верха второго ряда шпунта под водосли­вом
Цимлянская (дренажа под водосли­

вом нет)........................................................ 30 60
Плотина Волжской ГЭС имени 

В. И. Ленина (дренажа под водосли­
вом нет)........................................................ 40 30
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доходящие до слоя мергелистой глины на глубине 15—18 м. Движение фильтрационной воды в пространство за шпунтом счи­талось возможным вследствие неплотностей между шпунтинами и в сопряжении их со слоем мергелистой глины, а также из-за неполной водонепроницаемости последней.Плотина Волжской ГЭС имени В. И. Ленина имеет также два шпунтовых ряда, но они расположены целиком в песчаном грун­те и являются висячими.При расчетах устойчивости коэффициент запаса определяют по формуле
k =-------(Р.^} f--E^------- , (IV. 1)

где Р—сумма вертикальных сил, действующих сверху вниз;
N— противодавление воды (взвешивающее и фильтраци­онное) ;
f—коэффициент сопротивления сдвигу (трения и сцепле­ния) ;

Нв—горизонтальное давление воды со стороны верхнего бьефа;
Нн— то же, со стороны нижнего бьефа;

Ев.&— активное давление грунта со стороны верхнего бьефа;
Ен.а— то же, со стороны нижнего бьефа;£н.п— пассивное давление грунта со стороны нижнего бье­фа на участке от низа зуба фундамента до расчетной плоскости сдвига.Величину расчетного коэффициента сопротивления сдвигу (трение плюс сцепление), зависящую от давлений, имеющихся в основании, выбирают в соответствии с данными о геотехниче­ских свойствах грунтов основания, получаемых исследованиями. В табл. 30 приведены для иллюстрации коэффициенты сдвига, которые были применены при проектировании ряда построенных плотин.Расчеты устойчивости .на сдвиг по круглоцилиндрическим поверхностям выполняют в соответствии с методом, приведен­ным в главе VII, а также по методу М. М. Гришина [4].Коэффициент устойчивости определяют по формулеМуд ^сдв (IV. 2)где Л4уд—• момент удерживающих сил относительно центра кру­говой кривой сдвига;Мсдв — момент сдвигающих сил относительно того же центра.При указанных выше расчетах устойчивости коэффициенты запаса принимают в соответствии с действующими технически­ми условиями и указаниями.
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Таблица 30

24. РАСЧЕТ УСТОЙЧИВОСТИ ВОДОБОЯ

Плотины Вид грунта основания Высота плоти­ны от поверх­ности водобоя до НПУ
Коэффициент сдвигарасчетный слой основания значение коэффи­циента

Нижне-Свир- Девонские глины 16 Глины 0,2
ская

Верхне-Свир- То же 22 » 0,2
ская

Иваньковская Моренные суглинки 17,5 Суглинки 0,26
Рыбинская Пермо-триасовые 

глины
25 Глины 0,3

Цимлянская Пески с прослойка­
ми и линзами старич­
ных глинистых отло­
жений; ниже—мерге­
листая глина

30 Старицы

( Мергелистая
1 глина

0,26

0,3

Горьковская Песчаные грунты 23 j Песчаные 
( грунты

0,35

Волгоград­
ская

Пески с прослойка­
ми и линзами старич­
ных глинистых отло­
жений

31 С учетом 
стариц

0,27 и 
0,3"

Из других элементов плотины, кроме ее водосливной части и понура, расчеты устойчивости, как указывалось, обычно требу­ются для водобойной плиты. Надо отметить, что в вопросе рас­четов водобоя и в назначении толщины его плит и их плановых размеров из условия устойчивости нет достаточно обоснованных теоретических и экспериментальных данных. Поэтому применя­емые приемы расчетов являются в некоторой степени условны­ми.Нарушение устойчивости водобойной плиты может произойти вследствие сдвига под действием горизонтальных сил или от всплывания в связи с наличием дефицита давления воды сверху по сравнению с давлением снизу при пропуске воды через пло­тину.Определение горизонтальных сил, действующих на водобой­ную плиту, не встречает особых затруднений; они могут быть оп­ределены лабораторным или теоретическим путем как давление струи потока на выступающие над поверхностью водобоя части: гасители, водобойные стенки, встречные уступы и т. д. (см. гла­ву I). Что касается определения дефицита давления на плиту, то это является задачей более сложной.
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В большинстве случаев делают предположение, что давление воды на водобойную плиту снизу равно взвешивающему давле­нию, отвечающему уровню воды в нижнем бьефе. Дренажные отверстия в водобойной плите, которые могли бы снизить это дав­ление при наличии пониженного давления сверху во время про­пуска воды, в ответственных плотинах в пределах сопряжения потока с нижним бьефом, т. е. на длине затопленного прыжка, обычно не устраивают. Это обусловливается отсутствием уверен­ности в том, что не возникнет дополнительных давлений, а также токов воды под водобоем, при которых могли бы произойти по­вреждения фильтров.Дефицит давления создается вследствие понижения уровня воды над водобоем при пропуске воды через плотину и за счет пульсаций давлений и аэрации потока. Влияние этих факторов по состоянию изученности вопроса в настоящее время не может быть точно определено. Можно, однако, отметить, что влияние пульсаций давления на устойчивость водобойных плит не может быть существенным вследствие того, что при значительных раз­мерах плит импульсы давлений в разных точках не совпадают друг с другом по времени и в значительной мере взаимно погло­щаются.В практических расчетах, производимых с запасом, принима­ют, что давление на водобойную плиту сверху равно весу потока воды над водобоем, уменьшенному за счет аэрации. Зоны с раз­ными степенями содержания воздуха в потоке могут быть приня­ты, например, по схеме, изображенной на рис. ІѴ-7.При проектировании плотин Волжской ГЭС имени В. И. Ле­

Рис. ІѴ-7. К расчету устойчивости водобоя с учетом аэрации 
потока.’ — сливная грань плотины; 2 — водобойная плита; 3 — дренаж; 4 — зона аэрации 50%; 5 — зона аэрации 20%нина и Волжской ГЭС имени XXII съезда КПСС на основе дан­ных лабораторных исследований серии моделей трех масштабов для первой из этих плотин были приняты следующие степени аэ­рации: на верховом участке водобоя в пределах потока с непога­шенными скоростями 50% и на остальном участке 20%.При отсутствии на водобое гасителей энергии воды дефицит 
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давления приближенно можно определить расчетным путем ио эмпирическим формулам, предложенным Д. И. Куминым, ис­ходя из его лабораторных исследований во Всесоюзном научно- исследовательском институте гидротехники имени Б. Е. Веде­неева. По его рекомендации эпюра дефицита давления (рис. ІѴ-8) может быть принята по треугольнику с высотой в начале водобоя Ад, определяемой из выраженияА- = 0,85 f 1—0,55 л/-Л----- д/—2, (ІѴ.З)Лкр к V h2 / Vгде АКр — критическая глубина;А2— глубина воды в нижнем бьефе над водобоем;А"—глубина, сопряженная со сжатой глубиной А; потока на водобое;
HQ— напор верхнего бьефа над водобоем.Основание треугольника эпюры дефицита равно 7 hz.

Рис. ІѴ-8. Эпюры дефицита давления воды на водобое / — при гладком водобое; // — при гасителях на водобоеПри наличии гасителей дефицит давления перед ними умень­шается или даже приобретает обратный знак. Характер и степень изменения дефицита давления достаточно достоверно могу г быть определены лишь лабораторным путем для каждого случая применения того или иного вида гасителей и их расположения.В первом приближении можно пользоваться и приведенным выше способом с вычислением Ад по формуле (ІѴ.З), но с уче­том того, что при наличии гасителей глубина затопления умень­шается на величину АА’, равную примерно (0,1—-0,2) А^. В соот­ветствии с этим уменьшается величина Ад. Перед первым рядом гасителей эпюру дефицита давления уменьшают на протяже­нии 4АА" на площадь треугольника abc (рис. ІѴ-8).При величине дефицита давления, вычисленной указанным выше способом, трудно обеспечить устойчивость водобойной пли­ты против всплывания, если даже она имеет длину, равную пол­ному протяжению водобоя, т. е. Z^5(A^—Аі). Во всяком случае
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водобойная плита должна иметь довольно значительную толщи­ну. Снижение дефицита давления и, следовательно, повышение устойчивости водобойных плит могут быть достигнуты примене­нием дренажных разгрузочных колодцев. Если устройство колод­цев с учетом ранее сказанного будет считаться все же целесо­образным, не 'следует их делать перед гасителями в начале водо­боя, а только за ними и притом на некотором расстоянии. Тре­угольник дефицита давления в этом случае можно считать про­стирающимся от начала водобоя до второго или третьего ряда дренажных колодцев (рис. ІѴ-9).
Рис. ІѴ-9. Эпюра дефицита дав­
ления воды на водобое при нали­
чии в нем дренажных колодцев / — дренаж над водобоем; 2~ дренаж­ный колодец

z

Устойчивость водобойных плит проверяют на сдвиг по их ос­нованию, а также на всплывание с приподниманием переднего края и вращением около низового ребра из-за указанного выше дефицита давления воды сверху.Обычно расчетным является случай пропуска максимального паводка вследствие того, что при нем возникает максимальная величина дефицита давления.
25. РАСЧЕТ ПРОЧНОСТИ СЕКЦИИ 
В ПОПЕРЕЧНОМ НАПРАВЛЕНИИ

Расчетная реакция основанияРабота секции плотины в поперечном направлении, т. е, в на­правлении движения потока воды, является основной при под­держании ею напора.Величина усилий, возникающих в конструкции секции в этом направлении, зависит от характера распределения нормальных напряжений в подошве фундамента секции и касательных кон­тактных напряжений в основании. Характер этого распределения зависит от условий взаимодействия фундамента сооружения и его основания. Обычно грунтовое основание рассматривают как линейно-деформируемую среду и в соответствии с этим его ус­ловно приравнивают к упругому полупространству. Полученные из этого условия контактные напряжения исправляют затем с учетом реальных свойств грунта.Жесткость конструкции секции плотины в поперечном на­правлении создается бычками и полубычками, которые являются ребрами жесткости конструкции. В продольном направлении 
149



жесткость создается фундаментной плитой и массивом водо- слиіва при плотинах с высоким порогом и фундаментом при пло­тинах с низким порогом.При напорах плотин 15—30 м жесткость конструкции секции в обоих указанных направлениях получается весьма значитель­ной. Поэтому практически можно считать, что секция плотины является жестким массивом по отношению к грунтовому основа­нию. При меньших напорах может потребоваться учет гибкости в продольном направлении.В направлении продольной оси плотины имеют обычно боль­шое протяжение. Поэтому при расчетах в поперечном направле­нии определение контактных напряжений в сопряжении фунда­мента плотины и ее основания обычно производят для условий плоской задачи. Это определение может быть выполнено спосо­бом, изложенным в главе III.При действии жесткого массива на упругое полупространст­во эпюры контактных напряжений от вертикальных нагрузок имеют вид, изображенный на рис. IV-10, а с учетом поправок за счет пластических деформаций грунта (см. главу III, п. 17) эпю­ра нормальных напряжений имеет вид, изображенный на рис. ІѴ-11.

Рис. ІѴ-10. Эпюры нор­
мальных напряжений р и 
скалывающих напряжений 
t в подошве жесткого мас­
сива на упругом основании

Рис. ІѴ-11. Эпюры реак­
ции основания под жест­

ким массивом
1 — без учета пластических деформаций; 2 — с учетом пластических деформаций;
3 — то же, предельного со­стоянияКак видно из рис. ІѴ-10, в подошве фундамента, лежащем на упругом полупространстве, даже при одной вертикальной нагруз­ке возникают касательные напряжения, обусловленные дефор­мациями этого полупространства. Если бы работа грунтового массива полностью отвечала работе упругого полупространства, 

150



то указанные касательные напряжения улучшали бы работу фун­дамента, создавая изгибающий момент в фундаменте, обратный моменту, вызываемому нормальными контактными напряжения­ми. Однако в условиях реальных грунтов рассчитывать на воз­никновение указанных благоприятных касательных напряжений, вызываемых не действием активной горизонтальной нагрузки, а деформациями основания как упругого полупространства, было бы неосторожным. Кроме того, рассматриваемые касательные'на- пряжения имеют наибольшие величины у наружных частей фун­дамента (см. рис. ІѴ-10), т. е. там, где в грунте основания воз­никают пластические деформации, которые могут не только по­гасить эти касательные напряжения, но даже обусловить их зна­чения с обратным знаком.В связи с этим в проектной практике не учитывают касатель­ные напряжения, получаемые в подошве фундамента от верти­кальных нагрузок при расчете по теории упругого полупростран­ства. Нормальные напряжения определяют при этом по форму­лам, выведенным ів предположении равенства нулю касательных напряжений.Нормальные напряжения и их распределение по подошве сек­ции плотины определяют с учетом боковых пригрузок. Со сторо­ны нижнего бьефа пригрузка создается весом водобоя и заглуб­лением секции плотины ниже его, а со стороны верхнего бьефа — нагрузками от понура и заглублением секции ниже его подошвы.В случае неоднородных по сжимаемости грунтов под фунда­ментом плотины, что в большинстве случаев бывает в аллюви­альных грунтах, учитывают влияние этого обстоятельства на эпюру реакции грунта в соответствии с указаниями, приведенны­ми в главе III, п. 16. Надо, однако, отметить, что это влияние здесь имеет менее существенное значение, чем при расчетах сек­ции в продольном направлении.
Расчет фундаментной плиты 
на местный изгибПри работе секции в поперечном направлении фундаментная плита образует совместно с бычками и полубычками коробчатую конструкцию, в которой бычки и полубычки являются стенками, а фундаментная плита является полкой. В этом виде она в це­лом сопротивляется действию сил в поперечном направлении.Если при высоком водосливе краевые части фундаментной плиты сильно развиты в сторону нижнего и верхнего бьефов и образуют род плит, имеющих опоры по трем сторонам (по быч­кам и полубычкам и на водосливе), то кроме общего изгиба в фундаментной плите возникает и местный изгиб.На рис. ІѴ-12 изображен поперечный разрез и план двухпро­летной секции плотины с высоким водосливом. Участки фунда-
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ментной плиты abdc и a'b'd'c' со стороны нижнего бьефа и kmon и k'm'o'n' со стороны верхнего бьефа при указанных выше усло­виях подвержены местному изгибу как плиты, имеющие опорь по трем сторонам и свободный край со стороны бьефов. Нагруз­ками на плиты являются реакция основания, вес плит, вес воды сверху в противодавление воды снизу.

Рис. ІѴ-12. Схема к расчету 
фундаментной плиты секции 

плотины на местный изгиб

Рис. 1Ѵ-13. Расчетная схема для оп­
ределения местного изгиба краевых 

участков фундаментной плиты

Если принять вертикальные сечения водослива cd и c'd' {рис. ІѴ-12) за места жесткой заделки плит (в верхнем бьефе соот­ветственно сечения помп'о') и те или иные условия закрепления их у бычков и полубычков в сечениях ас, bd и afс', b'd' (в верх­нем бьефе соответственно в сечениях kn, то и k'n', т'о'), то эти участки плит можно рассчитать методом перекрестных балок с учетом переменной толщины плиты и крутящих моментов пли же другим аналогичным способом.Однако такой расчет, несмотря на его большую сложность, все же не будет полностью отвечать действительным условиям работы плиты в связи с условностью выделения сечений cd и 
c'd' в качестве опорных и значительной относительной толщиной плиты, а также других аналогичных причин. Поэтому нет надоб­ности стремиться к большой точности расчетов и можно приме­нить другие, более простые условные способы расчета, не внося дополнительной значительной погрешности. Можно, например, выполнить расчет методом перекрестных балок (рис. ІѴ-13) с приравниванием их прогибов только по одной осевой линии 
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0—0, проходящей посередине пролета между бычками и пол\- бычками, не учитывая при этом крутящих моментов.При работе перекрестных балок как консолей, нормальных к водосливу, и двухопорных балок, расположенных вдоль водосли­ва, нагрузку на плиту интенсивностью pt в пределах принятой балки делят на нагрузку интенсивностью р™, приходящуюся на консоль, и на нагрузку интенсивностью р&, приходящуюся на балку, т. е.
Рі^Ркі-гРы- (ІѴ-4)При принятой расчетной схеме нагрузка р^і вдоль консолей будет переменной, а нагрузка ры вдоль каждой балки — посто­янной. Число уравнений для определения Ры или р&, не считая уравнения (ІѴ.4), будет равно числу выделенных балок в плите вдоль оси плотины.Заделку плиты в бычок можно рассматривать как жесткую вследствие симметричности нагрузки плиты в смежном пролете водослива и невозможности поворота сечений бычка. Заделка плиты в полубычок является упругой из-за возможности его де­формации. В запас для величины пролетного момента балки и опорного момента у бычка можно считать, что конец балки у по­лубычка свободно оперт.Для проверки здесь сечения с запасом возможная реличина опорного момента может быть, по данным подсчетов, выполнен­ных при составлении проектов, принята равной не более 40% ве­личины опорного момента у бычка.В изложенном упрощенном способе может быть учтена и пе­ременная жесткость рассчитываемого участка фундаментной плиты в направлении движения потока воды (сечений консолей в расчете).Для расчета плит можно использовать также данные таблиц А. Смотрова [5] и таблиц, изданных под редакцией П. М. Вар- вака [2] для контурных плит, выбрав соответственно при этом ус­ловную постоянную толщину плиты. В связи с тем что в табли­цах нет расчетных данных для усилий в плите, имеющей задел­ку краев по схеме, изображенной на рис. ІѴ-13, приходится ис­пользовать табличные данные для плиты, имеющей защемление по всем трем сторонам, а затем на основании приближенных подсчетов вводить поправки в величины изгибающих моментов, опорных реакций и других усилий.

Расчет фундаментной плиты и бычков 
на их совместную работу 
в поперечном направленииРасчет фундаментной плиты на совместную работу с бычка­ми в поперечном направлении в дальнейшем назван расчетом на общий изгиб в этом направлении. Усилия, обусловливаемые этим 
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общим изгибом, вызывают растяжение у нижней поверхности плиты.Расчетные усилия в частях фундаментной плиты, подвержен­ных местному изгибу, после определения их изложенным в пре­дыдущем пункте способом учитывают при расчете секции на об­щий изгиб. Учет этот может быть сделан двумя способами.По первому способу упомянутые выше участки контурных плит мысленно вырезают из фундаментной плиты и по их опор­ным сечениям прикладывают действующие в них усилия (рис. 1Ѵ-14, в и г), а именно: моменты М, перерезывающие силы Q и крутящие моменты Н. Последние возникают только там, где воз­можна депланация краевых сечений контурной плиты на опорах, т. е. искажение их плоской формы из-за кручения.
а) Разрез по Н б/

Рис. ІѴ-ІІ4. Схемы к расчету секции плотины в поперечном
направленииПри определении усилий в вертикальных сечениях конструк­ции секции от общего изгиба нормальную реакцию грунта осно­вания, вес воды, вес плиты и другие вертикальные нагрузки, при­ходящиеся на вырезанные участки плиты, в расчет не вводят, так как они уже учтены в указанных усилиях М, Q и Н.
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Горизонтальную реакцию основания, горизонтальные силы в торцах фундаментной плиты в верхнем и нижнем бьефах, реак­цию анкерного понура и другие аналогичные горизонтальные силы вводят в расчет для всех участков фундаментной плиты. На рис. IV-14 эти силы не показаны.При жестком днище усилия и напряжения следует определять для всего сечения секции в целом, включающем бычки, полубыч­ки и фундаментную плиту. При гибком днище сечение разделя­ют на отдельные участки: одни из них состоят из сечения полу­бычков с прилегающими частями фундаментной плиты и водо­слива на половине пролета последнего, а другие — из сечения бычка с прилегающими частями фундаментной плиты и водосли­ва. Однако такое разделение сечения является условным.По второму способу усилия в сечениях секции от общего из­гиба в поперечном направлении определяют без указанной мыс­ленной вырезки участков фундаментной плиты, подверженных местному изгибу. При вычислении усилий учитывают все силы, действующие на секцию. В сечениях по рис. ІѴ-15, а справа от места bb условной заделки контурного участка фундаментной плиты, расположенного в нижнем бьефе, и слева от места такой

Рис. ІѴ-15. Схема к расчету секции плотины в поперечном 
направлении (а) и эпюры напряжений (б) в сечении /—/ 

бычка и в сечении т—т фундаментной плиты

же заделки аа в верхнем бьефе, например в сечениях 1—1 и 2—2 на участках их тт и пп, в фундаментной плите действуют изги­бающие моменты Мм от местного изгиба. Поэтому величину мо­мента от общего изгиба Л40бЩ, определенного указанным спосо­бом, уменьшают на сумму моментов Л4М от местного изгиба. Этим обеспечивается условие равенства суммы моментов общего и местного изгибов в рассматриваемом сечении сумме моментов внешних сил. Это видно из следующего. Эпюры нормальных на­пряжений, например, в сечениях 1—1 бычков и тт фундамент­ной плиты имеют вид, показанный на рис. ІѴ-15, б. Эти напря­жения являются результатом действия моментовЛіобщиМм .Здесь Л40бщ—момент общего изгиба в сечении бычка или полубычка и
155



соответствующей части фундаментной плиты (см. рис. IV-17) или в сечении всей секции, если расчет ведется для всей секции, и Мм — суммарный момент местного изгиба в сечении смежных полупролетов плиты или соответственно в сечении фундамент­ной плиты всей секции на участках между бычками и полубыч­ками.По условиям равновесия момент внешних сил Л4ВН, действую­щих по одну сторону сечения, равен моменту внутренних нор­мальных напряжений, т. е. сумме моментов МОбЩ и Л4М:
Л4вн = Ліобщ 4-откуда
■Мобщ --- Л^вн “ Ліи»При вычислении Л10бщ нужно учитывать знаки моментов:Л40бщ и Д4М считаются одного знака при одинаковом направлении их действия.Приведенные выше способы определения момента общего из­гиба одинаково точны и дают одинаковую величинуЛ1общ,но вто­рой способ более прост.Потребную арматуру в сечениях фундаментной плиты опре­деляют по условным расчетным усилиям — изгибающему момен­ту М и продольной силе N:

М = bh2; I
= 12 (IV.5)

N = bh.
2В этих формулах Cj и ^ — суммарные напряжения в се­чении от общего и местного изгибов, определенные в предпо­ложении изотропности материала фундаментной плиты. Знак плюс в формулах принят для растягивающего напряжения и растягивающего усилия N.Фильтрационное давление воды в сечении учитывается в ве­личинах напряжений од и сг2.Изгибающий момент считают положительным, если он на­правлен по часовой стрелке по отношению к сечению, изобра­женному на рис. IV-16, т. е. когда он увеличивает напряжение оі и уменьшает о2.По вычисленным с помощью формул (IV.5) усилиям подби­рают арматуру самостоятельно для сечений фундаментной пли­ты, бычков и полубычков.Расчет этой же арматуры может быть выполнен и другим •способом. Определяют количество арматуры, требующееся от­дельно в фундаментной плите на местный изгиб. Затем вычисля­ют количество арматуры, требующееся на действие момента об­щего изгиба в бычках и полубычках и в соответствующих частях 
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фундаментной плиты, работающих с ними совместно в целом се­чении (участки I, II и I сечения на рис. ІѴ-17). Полученное та­ким способом (при расчетах в поперечном направлении) сум­марное .количество арматуры в фундаментной плите, бычках и полубычках близко к определяемому первым, изложенным выше •способом.
Рис. IV-16. Схемы к 

определению расчет­
ных усилий в сечениях

^2Бычки .и полубычки имеют значительную высоту. Поэтому ра­бота их на изгиб в продольной плоскости происходит подобно балке-стенке с полкой внизу. При деформациях поперечные се­чения бычков и полубычков не остаются плоскими; особенно это относится к сечениям, близким к торцам.,В связи с этим при расчете прочности их растянутой нижней зоны обычными методами, т. е. методами сопротивления материалов, нельзя в сечениях, близких к торцам, вводить в расчет полную вы­соту бычков или полубычков.Как показывают теоретические исследования для плотины Волжской ГЭС имени XXII съезда КПСС, а также лаборатор­ные исследования схематизированных моделей для других плотин, эффективную высоту в краевых зонах бычков и полу- бычков, вводимую в расчет при проверках прочности обычны­ми методами и при подборе арматуры, можно условно прини­мать в пределах частей их, ограниченных сверху линиями, идущими от кромок фундамента под углом 45—60° к горизонту (рис. ІѴ-18). При этом условии полное усилие растянутой зоны можно считать в достаточной мере близким к действительному.Как было ранее указано, реактивные касательные напря­жения в подошве фундамента следует учитывать только тогда, когда они вызываются активными горизонтальными силами. При определении тангенциальных контактных напряжений от этих сил методами теории упругости, при рассмотрении соору­жения как жесткого массива, а грунтового основания как уп­ругого полупространства эпюра их получается криволинейной с наибольшими значениями у краевых частей фундамента (рис. ІѴ-19).В условиях реальных грунтов эта эпюра сглаживается в связи с тем, что у краев фундамента возникают пластические деформации грунта, которые срезают максимальные краевые касательные контактные напряжения, определенные по теории 
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упругости так же, как это происходит с наибольшими верти­кальными напряжениями, о чем говорилось раньше.В связи с этим эпюру реактивных касательных напряжений вида, изображенного на рис. IV-19, необходимо скорректиро­вать. Особенно это необходимо при расчете участков конструк­ции в нижнем бьефе, когда принятие нескорректированной эпюры идет не в запас прочности. При практических расчетах обычно принимают эпюру реактивных тангенциальных напря­жений по прямоугольнику.

Рис. ІѴ-17. Рас­
четные участки се­
чения секции пло­

тины

Рис. ІѴ-18. Схема 
ограничения расчет­
ной высоты бычков и 

полубычков

Рис. IV-19. Касательные 
напряжения t в подош­
ве жесткого массива на 
упругом основании при 
действии сдвигающей си- 

лы ТЕсли фундаментная плита имеет верховой зуб (рис. ІѴ-20), благодаря которому устойчивость секции плотины обеспечива­ется за счет среза грунта основания по плоскости на уровне низа зуба, т. е. с учетом сил трения и сцепления в грунте (по­следнее в связных грунтах), возникает вопрос о том, какое уси­лие на зуб необходимо учитывать при расчете прочности низа фундаментной плиты в верхнем бьефе и при подборе арматуры в ней.
Рис. ІѴ-20. Схема к определе­
нию горизонтального усилия 

на зуб фундамента плотины

Величина этого усилия может быть определена способом, изложенным в главе III, и. 8, или же исходя из следующих соображений.Если сооружение проектируется с одинаковыми запасами как на сдвиг, так и на прочность, то можно считать, что пре­дельное состояние по устойчивости и прочности нижней растя­нутой зоны фундамента наступит одновременно. Поэтому уси­лие 73, передающееся на зуб и вводимое в разрушающие ве­
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личины усилий для фундамента (момента М и растягивающей продольной силы N), может быть принято равным разности усилий сопротивления сдвигу по плоскостям cd и ab, т. е. прак­тически равным расчетной силе сцепления в плоскости cd.Прочность растянутой нижней зоны фундаментной плиты и количество арматуры в ней с учетом усилия от анкерного понура рассчитывают в том же предположении, что и при учете усилия от зуба.Предельное сопротивление понура, определенное из усло­вия обеспечения им требуемого коэффициента устойчивости секции плотины на сдвиг, учитывают в величине разрушающих усилий (изгибающего момента и продольной растягивающей силы), которые служат для определения сечения арматуры по низу фундаментной плиты и бычка (или полубычка) при их совместной работе.При расчете секции на общий изгиб в поперечном направ­лении для бычков или полубычков требуется в основном рас­чет на главные растягивающие напряжения и при том на участках их в нижнем бьефе. Наиболее опасными являются места у примыкания бычков и полубычков к фундаментной плите, так как здесь резко меняются расчетные сечения.Касательные и нормальные напряжения в вертикальных поперечных сечениях бычков и полубычков определяют изло­женным выше способом расчета на общий изгиб.Нормальные сжимающие напряжения в перпендикулярном направлении, т. е. в горизонтальных сечениях при определении главных растягивающих напряжений, следует учитывать толь­ко от веса вышележащих частей бычков и от постоянных вер­тикальных нагрузок на них, в связи с тем что определение в этих сечениях сжимающих напряжений (уменьшающих глав­ные растягивающие напряжения) является наиболее достовер­ным только от этих нагрузок.Величины главных растягивающих напряжений и их на­правления вычисляют по общеизвестным формулам
= у К + 9 ± у + ; (ІѴ.6)

Для плотины с низким порогом (рис. ІѴ-21) расчет секций в поперечном направлении выполняют таким же способом, как и для плотины с высоким водосливом. Однако расчет ведут только на общий изгиб, так как при низком пороге местный изгиб участков фундаментной плиты в верхнем и нижнем бье­фах как трехсторонних контурных плит практически не имеет места.Арматуру, требующуюся для восприятия общего изгиба, 
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размещают как в пределах бычков и полубычков, так и в пре­делах фундаментной плиты.

Рис. ІѴ-21. Схема секции плотины с низким 
порогом

а — поперечный разрез; б — продольный разрезРасчетным случаем работы в поперечном направлении сек­ций плотины как с высоким, так и с низким водосливом явля­ется обычно нормальный эксплуатационный случай.
26. РАСЧЕТ В ПРОДОЛЬНОМ НАПРАВЛЕНИИ 
СЕКЦИЙ ПЛОТИНс высоким водосливом
Расчетные реакции основанияРассматриваемые плотины имеют вдоль оси значительное протяжение. К устоям у их концов примыкают насыпи земля­ных плотин или другие напорные сооружения. Это обусловли­вает практически равномерную нагрузку основания по всей длине плотины и за ней. По этой причине при однородных грунтах основания и при значительной жесткости конструкций секций плотины эпюра реакции основания под секциями имеет вид прямоугольника. Однако грунты основания в натуре не од­нородны; особенно это относится к аллювиальным грунтам.В аллювиальных грунтах среди песчаных отложений часто имеются прослойки или линзы илисто-глинистых грунтов, кото­рые являются более сжимаемыми, чем вмещающие их песча­ные отложения. Вследствие этого при неравномерном вклю­чении илисто-глинистых грунтов и неодинаковой их суммарной толщине по вертикальным зонам вдоль секции плотины проис­ходит нарушение равномерности эпюры реакции под ней. Это обстоятельство приходится учитывать при расчете прочности секций в продольном направлении. Наиболее неблагоприятные условия соответствуют случаям, когда более сжимаемые вер­тикальные зоны грунтов попадают под края секции плотины или под ее середину.Учет неодинаковой сжимаемости грунта под секцией пло­
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тины и определение вида реакции грунта производят в соответ­ствии с указаниями, изложенными в главе III, п. 16.При рассматриваемом виде неравномерной сжимаемости грунта расчетную эпюру реакции основания обычно принимают в виде двух трапеций (рис. ІѴ-22). Эпюра реакции по рис. ІѴ-22, а соответствует более сжимаемым зонам грунта у кра­ев секции, а по рис. ІѴ-22, б — у середины ее. При пестром расположении участков более сжимаемых грунтов основания нельзя заранее установить, какой вид реакции будет под дан­ной секцией. Поэтому практически приходится рассчитывать на оба вида эпюр, изображенных на рис. ІѴ-22.
Расчет секцииОсновным элементом, обеспечивающим прочность в про­дольном направлении, является фундаментная плита. В состав поперечного сечения плиты входит также нижняя часть водо­слива до низа конструктивного шва между бычком и водосли­вом или между полубычками и водосливом, как показано штриховкой на рис. ІѴ-23. Швы эти обычно устраивают при 

I)

Рис. ІѴ-22. Виды рас­
четных эпюр реак­
ции грунта вдоль 

секции плотины

Рис. ІѴ-23. Схема двухпролетной секции пло­
тины и ее фундамента

двух- и трехпролетных секциях во избежание больших темпе­ратурных напряжений в водосливе. Иногда между указанными швами устраивают еще дополнительный промежуточный шов. В этом случае водослив, за исключением его верхней части, не армируют. Если дополнительный температурный шов не устраи­вают, в расчетные сечения конструкции секций в пролете между бычками может быть введено и сечение водослива, однако при этом конструкция и ее армирование должны отвечать требова­нию достаточной прочности по косым сечениям, пересекающим швы между водосливом и бычками (или полубычками).Вертикальными силами, действующими на фундаментную плиту, являются: вес фундаментной плиты, вес бычков и полу­бычков, вес водосливов, вес воды, противодавление воды сни­зу и реакция грунта основания. Эти силы вызывают так назы­
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ваемый общий изгиб плиты в -продольном направлении. Он обычно обусловливает ірастяжение по верху фундаментной пли­ты, ввиду того что преобладает момент от веса краевых іполу- бычков.Кроме общего изгиба фундаментная плита испытывает в продольном направлении еще и местный изгиб на участках ме­жду бычками и полубычками в нижнем и верхнем бьефах. Рас­тягивающие напряжения от этого изгиба возникают в верхней зоне плиты в пролете между бычками и полубычками, а в ниж­ней зоне — у бычков и полубычков.Способ определения изгибающего момента и других усилий от местного изгиба был уже описан выше при изложении спо­собов расчета секций плотины в поперечном направлении и рас­четов участков плиты в верхнем и нижнем бьефах как контур­ных плит со свободным краем со стороны бьефов.Величины изгибающего момента и других усилий от обще­го изгиба определяют теми же способами, что и при расчетах секции в поперечном направлении. По одному из этих спосо­бов, как уже указывалось, мысленно вырезают участки фунда­ментной плиты, подверженные местному изгибу, и по их опор­ному контуру прикладывают усилия, заменяющие действие плит на этих участках (см. рис. IV-14). После этого определяют мо­мент от общего изгиба, который считается действующим на пол­ное сечение фундаментной плиты, т. е. как на невырезанных, так и на вырезанных ее участках. По второму способу общий изгибающий момент, действующий в любом сечении в продоль­ном направлении, определяют как обычно, т. е. от всех дейст­вующих на секцию сил; затем из этого момента вычитают с учетом правила злаков изгибающий момент от местного изги­ба, действующий на отдельных участках полного сечения пли­ты в продольном направлении. Полученный таким способом из­гибающий момент является моментом от общего изгиба для всего сечения. Напряжения в сечениях плиты от общего изгиба суммируют с напряжениями от местного изгиба.Для определения площади арматуры фундаментную плиту делят на продольные полосы, сечения которых являются харак­терными в общем поперечном сечении плиты (см. рис. ІѴ-23). Для каждой полосы в разных сечениях по ее длине определяют расчетные усилия М и N по суммарным нормальным напряже­ниям в них о от общего и местного изгибов с помощью формул (ІѴ.5). Затем по этим усилиям методом разрушающих нагру­зок подбирают арматуру для каждой из полос, как если бы они работали самостоятельно. В формулы (ІѴ.5) включают величины усилий и от фильтрационного давления.В обычных условиях растянутой зоной фундаментной пли­ты в продольном направлении являются, как уже указывалось, участки у верхней поверхности плиты. Поэтому основную ар­матуру, работающую при рассматриваемом виде изгиба, раз­
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мещают у этой поверхности. Так как арматура находится при этом на разных уровнях, то указанный выше способ опреде­ления ее с помощью усилий, вычисляемых по формулам (ІѴ.5), является здесь более условным, чем при расчете секции в по­перечном направлении, когда основная арматура, участвующая в работе на общий изгиб, расположена на одном уровне (вни­зу) на всех участках расчетного сечения. Поэтому арматуру, подобранную указанным выше способом для изгиба в продоль­ном направлении, следует проверить на действие момента от общего изгиба' для всего сечения в целом.При расчетах напряжение в арматуре, равное пределу те­кучести ат, следует принимать только для стержней, распо­лагаемых у самого верха плиты, т. е. у участков cd (см. рис. ІѴ-23), для арматуры, размещаемой у участков ab и de, на­пряжение следует принимать из условия изменения его по за­кону прямой линии от величины от у грани cd до нуля у нейт­ральной оси (расчет по упруго-пластической стадии).В приведенном выше изложении расчетов фундаментной плиты в продольном направлении и определения нормальных напряжений в сечениях, перпендикулярных оси плотины, пред­полагалось отсутствие изгибающего момента в горизонтальной плоскости, а также крутящего плиту момента. В действитель­ности оба эти вида усилий имеют место.Для секции в целом происходит полное уравновешивание равнодействующих активных и реактивных сил по величине и положению; для отдельных же частей секции по ее длине та­кого уравновешивания нет. Обусловлено это тем, что интенсив­ность горизонтальных и вертикальных активных нагрузок ме­няется по длине фундамента вследствие разных весов бычков, водослива и воды на фундаментной плите и разных способов передачи горизонтальных нагрузок от водослива, затворов И т. д.В связи с тем что ширина фундамента большая, изгиба­ющий момент в горизонтальной плоскости создает весьма ни­чтожные напряжения, и их в расчетах не учитывают.Кручение плиты вызывает кроме касательных напряжений в сечениях также нормальные напряжения, вследствие того что кручение возникает в так называемых стесненных условиях, при которых депланация сечений происходит в разной степени по длине фундаментной плиты в отличие от чистого кручения, когда депланация одинакова для всех сечений. В середине сек­ции плотины из-за симметрии действия сил депланация сече­ния вовсе не происходит, а у краев секции она наибольшая.Величина нормальных напряжений в условиях стесненного кручения может быть определена с помощью приближенного использования способа В. 3. Власова, разработанного им для тонкостенных оболочек открытого профиля [1]. По предложен­ной им аналогии между поперечным изгибом и стесненным
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кручением.вычисляют нормальные по формуле напряжения от стесненного кручения
(IV.8)где Вш — бимомент или обобщенное усилие, соответствующее изгибающему моменту при поперечном изгибе;о) — секториальная координата точки сечения, в которой определяется напряжение;/с0 —секториальный момент инерции.При таком приближенном использовании способа В. 3. Вла­сова выражение для векториальной координаты oj точек сече­ний массивных конструкций может быть принято в следующем виде:

w = (У -г yj -I- za), (IV.9)где у и z — координаты точки поперечного сечения относитель­но системы координат с началом в центре тяже­сти сечения;#а и za— координаты центра изгиба (кручения).При незначительном эксцентрицитете равнодействующей всех сил в подошве фундаментной плиты нормальные напря­жения по формуле (IV.8) незначительны, и их практически можно не учитывать.При расчете прочности секции принимают наиболее небла­гоприятные условия. Рассматриваемыми случаями обычно яв­ляются эксплуатационный и строительный. В последнем учиты­вается порядок возведения частей сооружения. Водослив пло­тины часто возводят после бычков, поэтому состояние сооруже­ния без тела водослива над фундаментной плитой является во многих случаях определяющим для расчета при работе соору­жения в строительных условиях. При отсутствии тела водосли­ва жесткость средней полосы фундаментной плиты вдоль оси плотины может оказаться соизмеримой с таковой для краевых полос, вследствие чего может потребоваться применение спосо­ба расчета, изложенного в п. 27, для плотин с низким порогом.
27. РАСЧЕТ В ПРОДОЛЬНОМ НАПРАВЛЕНИИ 
СЕКЦИЙ ПЛОТИН С НИЗКИМ ПОРОГОМ

Реакция грунта основанияПри плотинах с низким порогом и конструкции секции с об­щим фундаментом для порога, бычков и полубычков жест­кость секции в продольном направлении может оказаться не­значительной и гибкость фундаментной плиты будет уже ока­зывать влияние на форму эпюры реакции основания в про- 
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дольном направлении; особенно это относится к секциям пло­тины с числом пролетов водослива в ней более одного. Расчет для таких условий выполняют с учетом деформаций основания и фундаментной плиты.Для определения формы эпюры реакции грунта могут быть использованы метод расчета фундаментов на упругом основа­нии Б. Н. Жемочкина или таблицы, помещенные в приложе­нии. Таблицы, составленные М. И. Горбуновым-ПосадовыАі [3], не вполне применимы для расчета плотин, так как эти табли­цы предназначены для расчета конструкций без боковых при­грузок, которыми в плотинах являются нагрузки от смежных секций, и в них не учитывается активный сжимаемый слой грунта основания.В связи со значительной протяженностью плотин в направ­лении оси для простоты определения эпюры реакции грунта под секцией в продольном направлении вполне можно исполь­зовать метод расчета балок на упругом основании с примене­нием коэффициента постели. Величина этого коэффици­ента может быть принята по данным натурных наблюдений за осадками, имеющимся по некоторым гидротехническим и дру­гим крупным сооружениям с основаниями больших площадей, как, например, по высотным зданиям и другим, приведенным в главе III, п. 21.Дополнительное влияние неоднородности грунта основания учитывают, как это изложено в главе III, п.16.В поперечном направлении, как указывалось в п. 25, форму эпюры реакции грунта основания принимают по расчету как при жесткой конструкции на упругой полуплоскости с поправ­ками, учитывающими реальные свойства грунта.
Расчет секцииПрочность секции в продольном направлении обеспечива­ется фундаментной плитой, в поперечное сечение которой вклю­чается и порог водослива.Фундаментная плита имеет по ширине, т. е. в направлении движения потока, неравномерную нагрузку. Неравномерность нагрузки создается снизу реакцией основания, имеющей сед­ловидную эпюру, а сверху — нагрузкой от воды (разной вели­чины на отдельных участках плиты) и собственным весом плиты (рис. ІѴ-24).В продольном направлении реакция основания также не­равномерна, так как она определяется работой плиты как балки на упругом основании.В таких условиях работы и при сложном поперечном се­чении фундаментной плиты точный расчет ее практически труд­но осуществим. В связи с этим в практике применяют прибли­женные методы расчета с определением изгибающих моментов
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и других усилий от изгиба при разных предположениях о ра­боте отдельных участков плиты.По одному из предположений фундаментную плиту мыслен­но делят на продольные полосы, работающие как самосто-ятельные элементы и воспринимаю­щие нагрузку, непосредственно при­ходящуюся на них снизу и сверху. Деление плиты в поперечном сече­нии на указанные полосы показано па рис. ІѴ-24.
□Ш . НІИ

Фильтрационное давление

Реакция грунта

Рис. ІѴ-24. Схема к расчету фун­
дамента секции плотины с низким 

порогом

Рис. ІѴ-25. Схема к расчету про­
дольных полос фундамента секции 

плотиныЭпюра реакции оснований вдоль каждой продольной поло­сы имеет вид по рис. ІѴ-25. Ординату pL эпюры реакции в лю­
бом сечении і — і, например полосы IV, определяют как вели­
чину, пропорциональную отношению площади заштрихован­ного горизонтальными линиями участка эпюры по рис. ІѴ-24 ко всей площади эпюры, а именно:

„ о “IV (IV. 10)где 7?— ордината эпюры реакции упругого основания для всей фундаментной плиты в сечении і—і при расче­те ее как балки на упругом основании;2 —площадь эпюры реакции основания, определяемойпри расчете секции плотины в поперечном направ­лении по іп. 25;оіѵ—площадь части той же эпюры для полосы IV.Величины давлений Ляѵ и Рп!у от бычков и полубычков соответственно на полосу IV фундамента определяют из усло­вия, что при них обеспечивается равенство нулю суммы всех вертикальных сил. Кроме того, эти величины должны удовлет­ворять равенству
Рб іѵ __ 2 Рб (IV.1I)
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где I Лэ и ЕРП—полные нагрузки от бычков и полубыч­ков, принимаемые при расчете фундамен­та в целом как балки на упругом осно­вании.По второй схеме исходят из предположения, что все про­дольные полосы, на которые разделен фундамент, имеют один и тот же прогиб. Это обусловливает распределение изгибающих моментов и других усилий между расчетными полосами про­порционально их моментам инерции. Поэтому изгибающий' мо­мент, например для полосы IV, определяется по формуле
= (ІѴ.12)Zj 1где Міѵ и /іѵ — соответственно изгибающий момент в по­перечном сечении полосы IV и момент инерции этого сечения;Л/обш.—изгибающий момент, определенный для всего сечения фундаментной плиты при расчете ее в целом как балки на упругом основании;

LI—сумма моментов инерции всех полос.В величину изгибающего момента, подсчитанную по фор­муле (ІѴ.12), необходимо внести поправку за счет того, что момент от горизонтальных сил, действующих вдоль секции пло­тины на бычки и полубычки, при определении УИобщ учитывал­ся относительно горизонтальной оси, проходящей через центр тяжести всего сечения плиты, положение которой не совпадает по высоте с центрами тяжести сечений отдельных полос плиты.За величины расчетных изгибающих моментов и других усилий обычно принимают средние их значения, определенные исходя из указанных выше двух крайних предположений рабо­ты полос фундаментной плиты, а именно: при независимых прогибах полос и при одинаковых их прогибах.Если фундаментная плита с водосливным порогом на ней имеет в поперечном сечении корытообразную форму со зна­чительной выпуклостью вверх, то изложенный способ расчета может иногда давать заметный запас. В таких случаях следу­ет проверить прочность фундамента и его армирование целым сечением, как было указано в п. 26, для фундаментов плотин с высоким водосливом. По данным этого расчета можно облег­чить армирование сечения плиты против полученного расчетом отдельных полос фундамента, как было указано выше.
28. РАСЧЕТ БЫЧКОВ, ПОЛУБЫЧКОВ И УСТОЕВ

Расчет бычков и полубычковРасчеты бычков и полубычксв при совместной работе их с фундаментной плитой в поперечном для секции плотины на-
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правлении были рассмотрены в п. 25. Поэтому здесь изложены только вопросы расчета бычков и полубычков на горизонталь­ные боковые нагрузки.Горизонтальные боковые нагрузки, от воды возникают в бычках в тех случаях, когда затворы в смежных пролетах во­дослива стоят в разных пазах (например, один затвор—в экс­плуатационном пазу, а второй — в ремонтном) и вследствие этого давление воды с обеих сторон бычка не уравновешива­ется. Аналогичные условия создаются и при пропуске воды только через один из смежных пролетов водослива. Неуравно­вешенность нагрузок в полу бычках создается неодинаковостью давления воды с обеих их сторон из-за несовпадения положе­ния противофильтрационных вертикальных шпонок в швах между секциями со створом затворов в пролетах водосливов.Боковой нагрузкой для бычков и полубычков являются так­же статическое или динамическое давление льда, тормозные усилия на подкрановых балках и пролетных строениях мостов, температурные усилия от последних и др.Достаточно точный расчет бычков и полубычков на указан­ные нагрузки может быть сделан методом перекрестных балок. Горизонтальные полосы бычков и полубычков при этом рас­сматривают как балки, не имеющие других опор, кроме упру­гих опор в местах пересечения их с воображаемыми вертикаль­ными консолями. Для расчета могут быть использованы гото­вые таблицы для консольных плит. В табл. 31 и 32 приведены данные для определения величины изгибающих моментов в
Коэффициенты %у для определения величины изгибающего момента 

в сечениях заделки консольной плиты при соотношении ее сторон Іх : Іу = 
и действии сосредоточенной силы

Таблица 31

№ точки [приложения силы
Значения для сечений в заделке

/ П ill IV V

9 0,1336 0,2333 0,4034 0,2333 9,1336
іО 0,3953 0,5142 0,5874 0,5142 0,3953
11 0,6374 0,7785 0,8232 0,7785 0,6377
12 0,8563 1,041 1,0854 1,0411 0,8563
13 0,0387 0,1097 0,2333 0,4558 0,3751
14 0,1918 0,3564 0,5156 0,6829 0,7232
15 0,3797 0,6179 0,7864 0,9320 0,9858
16 0,573 0,8797 1,0596 1,1928 1,2126
17 0,0235 0,0387 0,1336 0,3751 0,9545
18 0,0402 0,2301 0,4266 0,7405 1,2001
19 0,1726 0,4709 0,7202 1,0385 1,4122
20 0,3407 0,7263 1,0046 1,3145 1,6234
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сечениях заделки консольной плиты от'действия, сосредоточен­ной аилы Р при разном ее положении1.

1 Данные, помещенные в табл. 31 и 32, заимствованы из книги 
П. М. Варвака, И. О. Губермана, М. М. Мирошниченко и П. Д. Предтечен- 
ского «Таблицы для расчета прямоугольных плит». Изд-во АН УССР, 1959.

При расчетах сплошные нагрузки могут быть заменены системой сосредоточенных сил. Схемы плит с отношениями сторон Іх и Іу, равными 1:1 и 2: 1, изображены на рис. ІѴ-26.

Рис. ІѴ-26. Схемы консольных плита —с соотношением сторон /х:/у = 1; б — с соотношением сторон/г:/у = 2Изгибающие моменты на единицу ширины плиты определяют­ся по формуле
Му = ауР. (ІѴ.13)Если боковые усилия от подкрановых балок и пролетных строений мостов и другие аналогичные нагрузки могут сильно влиять на напряжения в горизонтальных сечениях бычков и полубычков, то помимо обычных расчетов следует выполнять поверочный расчет, аналогичный расчетам по предельным со­стояниям. О необходимости таких расчетов подробно сказано ниже.Коэффициент перегрузки от боковых усилий от подкрановых балок и пролетных строений мостов можно при этом брать равным 1,4—1,5, а от других горизонтальных нагрузок — от 1,1 до 1,3 в зависимости от возможной степени их возрастания в расчетной схеме.

О расчете устоев крайних 
секций водосливаПолубычок крайней секции водослива, примыкающий к зем­ляной плотине или другой насыпи в створе сооружения, яв­ляется устоем водослива. Он работает в иных условиях, чем другие полубычки, так как подвержен действию, кроме ука­занных ранее усилий, также давлению земли и воды со сто­роны пазухи за ним. Давление это может быть значительным, 
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а поэтому береговой устой секции водослива имеет большие размеры по толщине, чем остальные полубычки.При работе берегового устоя поперек его плоскости он яв­ляется, по существу, подпорной стенкой, стоящей на жестком основании — фундаменте крайней секции плотины. В связи с неподатливостью нижнего опорного сечения следует учитывать это обстоятельство при расчете устоя как подпорной стенки.-Помимо обычного расчета нужна проверка устоя по методу, аналогичному способу предельных состояний, считая опреде­ляющим при этом предельное состояние по прочности. Необхо­димость такой проверки обусловлена тем, что вертикальные силы, действующие в расчетном сечении стенки устоя, могут практически оставаться постоянными, так как создаются весом стенки и частично грунта, а горизонтальное давление вследст­вие тех или иных причин может заметно возрасти. Поэтому обычный метод расчета на внецентренное сжатие с одинако­выми коэффициентами возрастания вертикальных и горизон­тальных сил может дать неверные результаты.Коэффициент перегрузки от бокового давления грунта при введении в расчет обычных значений угла внутреннего трения грунта ф и других горизонтальных нагрузок следует принимать равным 1,25—1,35 для нормального эксплуатационного случая работы сооружения. Этот коэффициент отвечает примерно сте­пени возрастания горизонтальных сил, принимаемой при про­верках на опрокидывание, когда таковое может иметь место.Остальные расчеты устоя как в поперечном, так и в про­дольном для плотины направлениях остаются такими же, как и для полубычков.
29. РАСЧЕТ АНКЕРНОГО ПОНУРАОсновным элементом анкерного понура является тонкая железобетонная плита, пригруженная весом грунта, насыпан­ного на ней, и избыточным давлением воды сверху. Арматуру располагают по оси плиты и соединяют с фундаментной пли­той секции водослива.В местах примыкания анкерного понура к секциям и под­порным стенкам у краев плотины шов заполняют эластичным материалом, обычно асфальтовой и битумной мастиками. Бла­годаря этому создается гибкость указанных участков понура, при которой относительные смещения понура и водосливных секций при их осадках происходят без нарушения водонепрони­цаемости понура.Для железобетонной плиты анкерного понура, имеющей сравнительно незначительную толщину (30—40 см), нет воз­можности из-за больших усилий, возникающих в плите, обеспе­чить работу бетона на растяжение в пределах первой стадии, т. е. без образования трещин. Поэтому во избежание фильтрации 
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воды 'плиту-понура покрывают соерху оитумными матами и сло­ем глины или 'Суглинка.Длину понура и толщину пригрузки его грунтом определяют расчетом устойчивости плотины на сдвиг (см. п. 23), исходя из условия получения необходимых коэффициентов запаса про­тив сдвига.Арматуру понура рассчитывают исходя из двух условий: -1) чтобы усилие в арматуре дополняло сопротивление сек­ции водослива сдвигу до величины, при которой обеспечивает­ся требуемый коэффициент запаса устойчивости. Предполага­ется при этом, что напряжение в арматуре понура в предель­ном состоянии плотины достигает предела текучести;2) чтобы при нормальных эксплуатационных усилиях в по- нуре раскрытие трещин в бетоне плиты было в пределах, при ко­торых арматура не подвержена коррозии. Этот вопрос имеет особенно важное значение в связи с тем, что анкерный понур обеспечивает значительную часть величины коэффициента запа­са сооружения на устойчивость. В случае недолговечности арма­туры понура из-за коррозии плотина может оказаться под угро­зой потери надлежащих запасов устойчивости.При первом указанном условии максимальное усилие, от­вечающее величине разрушающей нагрузки, равно предельной величине силы трения в подошве понура.При одинаковой толщине насыпи грунта над понуром по его длине интенсивность силы трения будет везде одинаковой. Усилие в арматуре понура в связи с этим будет меняться по закону прямой от нуля в начале понура в верхнем бьефе до максимальной величины у места соединения его с плотиной. Максимальная величина усилия в понуре равна силе трения по всей длине понура при расчетном коэффициенте трения.При втором условии понур рассчитывают на усилие, возни­кающее в нем в результате горизонтальной податливости ос­нования секции водослива и понура под действием приложен­ных к сооружению горизонтальных сил при обычных эксплуата­ционных условиях. Это усилие в понуре будет возникать незави­симо от того, обеспечена или нет самостоятельная устойчивость секции водослива.Задачу по определению усилия в понуре можно решать ис­ходя из предположения, что основание представляет упругое полупространство, секция водослива абсолютно жестка, а по­нур растяжим. Однако такой расчет очень сложен для практи­ческого применения. Учитывая же вообще условность прирав­нивания массива грунта упругому полупространству, указанный расчет можно без большой погрешности заменить более про­стым расчетом на сдвиг по поверхности грунта с применением коэффициента постели грунта. Способ этого расчета изложен в главе III, п. 20. По результатам он не дает чрезмерно боль­ших отклонений от первого.
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Распределение полной горизонтальной силы, действующей на понур, зависит от горизонтальной податливости основания, растяжимости понура и характера изменения последней по длине понура.Растяжимость понура характеризуется величиной —, где 
Е— модуль упругости, F — площадь сечения и b— ширина понура.В связи с тем, что железобетонная плита понура работает на растяжение и притом почти на всем своем протяжении по стадии II (с образованием трещин), растяжимость понура по приведенному выражению определяется в основном арматурой, так как на участках между трещинами влияние работы бетона на растяжение незначительно.Коэффициент а, характеризующий соотношение упругих свойств основания и понура, как указано в главе III, опреде­ляют по формуле _ 1/ kxbКЗдесь kx— коэффициент постели грунта основания на сдвиг; остальные обозначения прежние. При отсутствии эксперимен­тальных данных величина kx может быть определена по ко­эффициенту постели k на сжатие, как это изложено в главе III, п. 21. ’Ках показывают подсчеты, усилие, передающееся на понур, в большей степени зависит от соотношения коэффициентов сдвига в основаниях понура и плотины, чем от абсолютных их величин.Наибольшее усилие, передающееся на понур, получается в случае залегания более податливых грунтов в основании пло­тины и более жестких в основании понура. Это обстоятельство необходимо учитывать при разнородных свойствах грунтов в указанной комбинации.Как показывают формулы для определения раскрытия тре­щин в бетоне, небольшие их величины в плите понура можно получить только при малых диаметрах анкерной арматуры, равных 20—25 мм. Применение такой тонкой арматуры на участке наибольшего усилия в понуре, т. е. у сопряжения с плотиной, практически неприемлемо из-за очень частого рас­положения стержней, при котором невозможно ни хорошее бе­тонирование плиты, ни стыкование арматуры. Кроме того, при­менение стержней малых диаметров на наиболее напряженных участках понура было бы неосторожным. Расчеты раскрытия трещин очень условны, поэтому в натуре могут быть значитель­ные отклонения от расчетных величин в большую сторону. Сталь же, находящаяся в воде и грунте, может повреждаться коррозией на глубину до 0,1 мм в год. Поэтому в случае умень- 
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іиения диаметров стержней арматуры за счет коррозии на 0,2 мм в год тонкая арматура уже вскоре может дать большое относительное снижение расчетного усилия, которым обеспе­чивается устойчивость сооружения. Эти два обстоятельства заставляют применять арматуру достаточно больших диамет­ров, а следовательно, определяющим для площади арматуры в анкерном понуре оказывается второе из упомянутых выше условий.
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ГЛАВ лѴ РАСЧЕТЫ ПРОЧНОСТИ ПОДВОДНОЙ
ЧАСТИ ЗДАНИЙ
ГИДРОЭЛЕКТРОСТАНЦИЙ

30. КОНСТРУКЦИИ ЗДАНИЙ 
ГИДРОЭЛЕКТРОСТАНЦИЙ 
И ОСОБЕННОСТИ
ИХ СТАТИЧЕСКОГО РАСЧЕТА

Машинные здания гидроэлектростанций по степени пере­дачи на них гидростатического давления подразделяются на воспринимающие напор и не воспринимающие напора.Здания, не воспринимающие напора, характерны для де­ривационных, пришютинных и подземных гидроэлектростанций. Подвод воды к турбинам здесь осуществляется трубопроводом или тоннелем; спиральная камера (как правило, металличе­ская), полностью воспринимающая все усилия от давления во­ды, бычки верхнего бьефа, забральные и напорные стены от­сутствуют. В статическом отношении турбинный массив в этом типе гидроэлектростанции представляет собой значительно бо­лее простую конструкцию, чем в первом типе гидростанций, и рассчитывается без больших трудностей.Здания русловых гидроэлектростанций, воспринимающие напор, представляют собой весьма сложную пространственную конструкцию, состоящую из большого числа элементов слож­ного очертания и переменной жесткости, монолитно связанных друг с другом. Точный расчет такой сложной системы на со­временном уровне развития строительной механики невоз­можен.В практике проектирования применяют способы расчета подводного массива русловых зданий гидроэлектростанций, яв­ляющиеся тем или иным приближением к действительным ус­ловиям статической работы системы. Эти способы не получили еще полного обобщения и часто противоречат друг другу. Предлагаемые ниже рекомендации наиболее совершенных при современном состоянии изученности этого вопроса способов расчета подводной части русловых гидроэлектростанций бази­руются на критическом рассмотрении и обобщении опытам про­ектирования отечественных гидроэлектростанций. 1Ниже-рассматриваются здания гидроэлектростанций с верти- 
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кальными агрегатами нормального (несовмещенного) типа, а здания совмещенного типа рассматриваются в той мере, в ка­кой конструктивные отличия этого типа влияют на схему расчета. Из многих вариантов гидроэлектростанций совмещенного типа рассматриваются только гидроэлектростанции, совмещенные с напорными водосбросами, расположенными над отсасывающей трубой. Как показал опыт проектирования, этот тип является, как правило, наиболее экономичным и наилучшим по эксплуата­ционным и производственным характеристикам. Этот тип принят для гидроэлектростанций Волжской имени В..И. Ленина и Волж­ской имени XXII съезда КПСС, Каховской, Новосибирской и др. Другие типы совмещенных гидроэлектростанций (с поверхност­ными водосбросами и водосбросами над спиральной камерой) уступают этому типу по всем показателям и нашли применение только в отдельных случаях.В данной главе рассмотрены агрегатные секции гидроэлектро­станций, представляющие наибольшие трудности для выявления реальной расчетной схемы. Расчеты понуров, плит водобоя и со­прягающих стенок изложены в других главах этой книги. Блоки монтажных площадок, значительно легче поддающиеся расчету, а также надводные строения зданий гидроэлектростанций, пред­ставляющие собой, по сути дела, цехи промышленных зданий, не рассматриваются. Также не входит в задачу и рассмотрение от­дельных конструкций, хотя и находящихся в пределах подводной части, но проектируемых по нормам промышленного строитель­ства, например междуэтажных перекрытий помещений распред­устройства, располагающихся преимущественно в низовой части агрегатных секций, и т. п.Конструкция подводной части агрегатных секций, принятая в качестве типовой для расчетного исследования, изображена на рис. Ѵ-1. Как видно из рис. Ѵ-1, подводная часть агрегатных сек­ций представляет собой чрезвычайно сложную пространственную систему, образованную сочленением горизонтальных, вертикаль­ных и наклонных элементов, в большинстве имеющих перемен­ные величины пролетов, переменную жесткость, а также криво­линейное очертание.Вследствие невозможности теоретически строгого и точного расчета такой системы развитие практических методов расчета шло по пути постепенного перехода от рассмотрения изолирован­ной работы элементов к учету совместной их работы.В результате работы, проделанной за последние годы проект­ными организациями, по снижению стоимости и сокращению сро­ков строительства гидроэлектростанций наметились следующие основные направления по проектированию зданий гидроэлектро­станций.1. Подбор сечений элементов здания гидроэлектростанций не­обходимо делать исходя только из технологических требований 176



Рис. Ѵ-1. Конструкция подводной части здания гидроэлектростанции /—фундаментная плита; 2— бычок щитового отделения верхнего бьефа; 3 — боковая стена спиральной камеры; 4 — низовая стена спиральной каме­ры; 5 — нижний конус; 5 — массив колена отсасывающей трубы; 7 — бычок отсасывающей трубы; 8 — перекрытие отсасывающей трубы; 9 — перекрытие спиральной камеры; 10 — забральная балка; 11— напорная стена машинного зала; 12 — напорная стена нижнего бьефа; а — зона щитового отделения; б — зона смотровых галерей; в — зона колена отсасывающей трубы; г — зона диффузора 
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и условий прочности, не допуская расходования бетона в каче­стве балласта для достижения нормативной устойчивости.Если.технологический объем бетона недостаточен для полу­чения необходимой устойчивости, последняя должна быть обес­печена другими мерами, а именно: упором в водобой, анкерным понуром, грунтовыми и водяными пригрузками, снижением про­тиводавления и т. п.2. Подбор сечений элементов следует выполнять, руководст­вуясь технико-экономическими и производственными соображе­ниями, с отказом от подбора сечений по I стадии работы бетона [2] как необоснованного и неэкономичного. Отказ от расчета по I стадии и соответственно от малоармированного бетона с повы­шением среднего процента армирования с 0,2—0,3 до 0,4—0,8 по­зволяет снизить объем бетона на 25—35% и с учетом некоторого повышения расхода арматуры снизить стоимость здания гидро­электростанции на 10—20%.3. Следует снижать коэффициенты запаса в связи с уточне­нием методики расчетов, введением в число действующих усилий гидростатического давления воды в трещинах, швах и порах бе­тона, применением методов теории упругости к расчету основа- 1 ний и т. д.4. Необходимо избегать перерасхода арматуры на темпера­турные усилия (см. ниже).5. Следует максимально внедрять сборные, армопанельные и предварительно напряженные конструкции, позволяющие сни- і зить расход металла, в ряде случаев отказаться от подмостей или несущих армокаркасов и резко повысить индустриальность и темпы работ.Наряду с изложенными выше принципами экономического проектирования должен быть рассмотрен ряд вопросов, опреде­ляемых специфичностью конструкции подводной части здания гидроэлектростанции, решение которых также необходимо для < рационального и экономического проектирования гидроэлектро­станций (выбор правильного метода расчета, учет массивности элементов, учет температурных воздействий).
Выбор метода расчета. Раньше как русловые гидростанции (Нижне-Свирокая, Волховская), так и деривационные рассчиты­вали исключительно на местные нагрузки, т. е. с расчленением всей подводной части на отдельные элементы и расчетом каж­дого элемента по наиболее близким схемам строительной меха- 1 ники (балочные и контурные плиты, неразрезные балки и т. п.).С увеличением напоров, нагрузок в основании и размеров гидроэлектростанций возникли достаточно обоснованные опасе­ния, что такие расчеты, обеспечивая надлежащую прочность от­дельных элементов (например, фундаментной плиты в направле- * нии поперек потока), совершенно не обеспечивают необходимой общей прочности всей конструкции в целом.Необходимость расчетов общей прочности стала очевидной 
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после нескольких проверочных расчетов Рыбинской гидроэлек­тростанции; с этого времени они -прочно вошли в практику про­ектирования и были применены в проектах Волжской имени В. И. Ленина, Волжской имени XXII съезда КПСС, Камской, Павловской, Каховской и других гидроэлектростанций.По существу, необходимость рассмотрения агрегатной сек­ции гидроэлектростанции как бруса произвольной неправильной формы, нагруженного силами сверху и снизу, не может быть ос­париваема, как не может быть оспариваем факт изгиба тела лю­бой формы, лежащего на деформируемом основании и нагружен­ного сверху силами, распределенными по закону, иному, чем за­кон распределения реакции основания. Поэтому принципиаль­ный вопрос о том, необходим или нет расчет подводной части гидроэлектростанции па общую прочность, решается, безуслов­но, положительно. Что касается практических результатов тако­го расчета, то значение их зависит от относительной жесткости агрегатных секций.В частности, можно представить себе случаи коротких (в на­правлении вдоль потока) и высоких турбинных массивов, для которых в результате расчета общей прочности не потребуется увеличения продольной арматуры сверх распределительной и противоусадочной, поставленной по конструктивным соображе­ниям.Эти частные случаи, однако, ни в какой степени не опровер­гают принципиальной необходимости расчета общей прочности секции гидроэлектростанции в направлении вдоль потока.Аналогичным образом также положительно решается и во­прос о необходимости рассмотрения общего изгиба подводной конструкции здания гидроэлектростанции в направлении попе­рек потока, поскольку при расчетах на местные нагрузки не вез­де учитываются зоны повышенных напряжений, возникающих при таком изгибе.Таким образом, наиболее отвечает фактической работе конст­рукции и должен быть положен в основу проектирования здания гидроэлектростанции метод, содержащий расчеты:а) отдельных элементов здания на местные нагрузки;б) общей прочности здания в направлении вдоль потока;в) общей прочности здания в направлении поперек потока.
Учет массивности элементов здания гидроэлектростанции. Ввиду огромных усилий, действующих на элементы подводной части гидроэлектростанции, а также вследствие обеспечения тре­бований их водонепроницаемости и отчасти устойчивости эти эле­менты являются значительно более массивными, чем элементы и ром ыш л ен н ых соору же и и й.Отношение толщин элементов к их пролетам составляет обыч­но 0,3—0,4 и иногда доходит до 1 и более. При таких соотноше­
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ниях наиболее точные результаты расчета можно было бы по­лучить, рассматривая элементы как балки-стенки, решение ко­торых для некоторых случаев дает теория упругости.Однако такой метод расчета не получил распространения з практике проектирования и вряд ли имеет перспективу примене­ния в дальнейшем по следующим причинам:а) отсутствие в теории упругости решений для всех встреча­ющихся в практике случаев заделанных, неразрезных и рамных балок-стенок;б) невозможность непосредственного использования имею­щихся решений теории упругости в связи с тем, что эти решения справедливы для упругой работы материала, тогда -как факти­чески арматура подбирается по стадии разрушения в предполо­жении появления трещин в растянутой зоне бетона (которые имеются и в действительности), что коренным образом перерас­пределяет усилия. Кроме того, решения теории упругости не учи­тывают швов между блоками бетонирования, неизбежных по технологии производства работ, а также внутренних усилий от гидростатического давления воды в порах и трещинах бетона.По этим причинам в практике проектирования мало приме­няют также и результаты исследований напряженного состоя­ния элементов на моделях (методами оптики, фотоупругости и др.), поскольку все они справедливы только для однородных 
материалов.Поэтому при проектировании отечественных гидроэлектро­станций в расчетах элементов подводной части зданий на мест­ные нагрузки эти элементы условно принимали в виде плоских заделанных или неразрезных балочных плит и рам. При такой схеме, а она рекомендуется нами для практических расчетов, большое значение приобретает вопрос назначения расчетных про­летов.Имеющиеся рекомендации по этому вопросу очень разнооб­разны. Существуют рекомендации принимать расчетные проле­ты равными пролетам в осях, пролетам в свету, для пролетного момента принимать пролет в осях, а для опорного момента — пролет в свету или с параболическими округлениями эпюры, а также пролетам в осях, но с введением абсолютно жестких узло­вых вставок.На основании анализа всех этих рекомендаций, а также спе­циального расчетного исследования, выполненного Академией наук Украинской ССР, и результатов оптического исследования модели фундаментной плиты Цимлянской гидроэлектростанции можно рекомендовать как наиболее точный метод расчет массив­ных рам путем введения жестких вставок в узлах рамы.Учитывая сравнительную трудоемкость данного приема и не очень значительные расхождения результатов этого метода с уп­рощенными, можно рекомендовать для стадии технического про­ектирования выполнять расчет рам обычными методами, прини­
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мая расчетные моменты равными: в пролете — по расчету рамы в осях, а в пределах опоры — по расчету рамы в свету. На рис. Ѵ-2 показаны результаты исследований фундаментной плиты здания Цимлянской гидроэлектростанции в сопоставлении с ре­зультатами расчетов.
Учет температурных воз­

действий. Преобладающая (и правильная) точка зре­ния по вопросу об учете температурных воздейст­вий в проектах зданий гид­роэлектростанций заклю­чается в том, что темпера­турные напряжения необ­ходимо по возможности снижать путем повышения деформативности сооруже­ния, а именно: более ча­стым расположением тем­пературных швов, сниже­нием температурного пере­пада путем устройства швов раздельного бетони­рования с выбором наибо­лее выгодной температуры замыкания, устройством теплоизоляций, теплозащит­ных стенок, увеличением гибкости элементов и т. п.Температурные расчеты при этой точке зрения не­обходимы для выявления наиболее опасных зон в от-

Рис. Ѵ-2. Результаты исследований и 
расчетов фундаментной плиты здания 

Цимлянской гидроэлектростанции 
а — схема рамы; б—эпюры моментов в узле рамы; / — по результатам исследований; 2 — по расчету рамы в осях; 3—по условной эпюре при Мо=— 4— ко расчету рамы8 в светуношении появления температурных трещин, для оценки степе­ни опасности этого трещинообразования и расчетного обосно­вания тех или иных конструктивных мероприятий, направлен­ных на предупреждение опасного для долговечности сооруже­ния трещинообразования.Использование дополнительной арматуры по расчету на тем­пературные усилия по причинам, изложенным ниже, признается бесполезной и необоснованной. Существует и другая точка зре­ния, по которой кроме арматуры, требуемой по расчету на си­ловые воздействия, необходимо ставить дополнительную арма­туру по расчету на температурные воздействия.Эту рекомендацию нельзя считать обоснованной по следую­щим мотивам:а) в отличие от деформаций, возникающих при силовых воз­действиях и приводящих к разрушению элемента при превыше-
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пин напряжения в арматуре предела текучести, деформации от температурных воздействий ограничены по своей величине мак­симальным пределом и не могут превзойти этого предела неза­висимо от величины напряжений в арматуре;б) для элементов, непосредственно воспринимающих темпе­ратурный перепад, увеличение площади арматуры не приводит к снижению деформаций и напряжений, поскольку коэффициент линейного расширения арматуры тот же, что и коэффициент ли­нейного расширения бетона;в) для элементов, заделанных в жесткие опоры, температур­ные деформации которых невозможны, напряжения в арматуре (при Д/-»0) равны оа = аД/е = от и совершенно не зависят от площади арматуры. Очевидно, что использование дополнитель­ной арматуры в таких элементах является ничем не оправдан­ным ее перерасходом.Изложенное полностью подтверждается опытом эксплуата­ции большого числа гидроэлектростанций, конструкции которых удовлетворительно работают годы и десятки лет, не рассчитан­ные (в отношении дополнительной арматуры) на температурные воздействия. Таковы многие зарубежные гидроэлектростанции, а также отечественные гидроэлектростанции Иваньковская, Ры­бинская, Свирская, Угличская, Широковская, Перервинская, Карамышевская, Волжская имени В. И. Ленина и др.Очевидно, что при обычных для зданий русловых гидроэлект­ростанций значениях гибкости элементов, степени армирования, расстояниях между температурными швами в подводной и над­водной частях предельные температурные деформации, соответ­ствующие значениям a Ml, не являются опасными для соору­жений, что, впрочем, может быть доказано расчетом.Вместе с тем, это обстоятельство заставляет считать расчет­ную проверку температурных деформаций и напряжений совер­шенно необходимой в случаях сильного отклонения названных параметров сооружений от средних практических данных, напри­мер при массивных, малоармированных зданиях гидроэлектро­станций. при резкоконтинентальном климате и других отличиях от условий эксплуатируемых у нас ГЭС.Как правило, для зданий русловых гидроэлектростанций с турбинами диаметром 6—10 м, с отношениями толщин бычков и перекрытий к пролетам не более 0,25—0,4, при насыщении бето­на арматурой не менее 30—40 кг/лг и при обычной разрезке зда­ния температурными швами через 50—60 м внизу и через 25— 30 м вверху использование дополнительной арматуры на темпе­ратурные условия является излишним.Рассматривая вопросы учета температурных воздействий, сле­дует остановиться на достаточно сложном вопросе целесообраз­ности устройства дополнительных температурных швов в зонах колебаний наружных температур. Такие несквозные швы (падре зы) в дополнение к сквозным швам выполнены на многих гидро- 
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электростанциях (Свирская, Рыбинская и др.), причем необхо­димость устройства швов, кроме правильного вообще принципа уменьшения деформаций сооружения, мотивировалась иногда чисто формальными указаниями норм о том, что расстояние между температурными швами в надводных и надземных кон­струкциях не должно превышать 40 м.Это указание полностью справедливо для сквозных надвод­ных конструкций (мостов, верхних строений гидроэлектростан­ций, эстакад и т. д.), для которых выполняются два условия:1) деформативность конструкций зависит только от расстоя­ния между швами;2) напряжения от температуры изменяются одновременно для всей конструкции в целом.Этим условиям не удовлетворяют конструкции надводной части гидроэлектростанции. Все они монолитно связаны с быч­ками и горизонтальными массивными перекрытиями, и сама по себе разрезка температурным швом того или иного элемента почти не увеличивает его деформативности. Так, например, при разрезке температурным швом напорной стены машинного зала обе отрезанные половины стены сохраняют жесткую связь с пе­рекрытием спиральной камеры. Такие же соображения справед­ливы для забральной балки, свободным деформациям которой препятствуют бычки или полубычки. Это обстоятельство резко отличает конструкции гидроэлектростанций от мостовых или про­мышленных конструкций, в которых свобода температурных де­формаций почти не ограничивается (если не считать сил трения и крайне незначительной жесткости колонн промышленных зда­ний) .Второе условие эффективности температурных швов — посто­янство температур по поверхности конструкций для элементов гидроэлектростанций — также не выполняется. Верхняя часть забральных балок находится в воздухе, а нижняя, как правило, погружена в воду. Эго значит, что введение температурного шва практической пользы не принесет. Например, при температуре наружного воздуха —30°С и температуре воды 0° нижняя часть балки, погруженная в воду, воспрепятствует верхней части бал­ки сократиться до размеров, соответствующих температуре —30° С, несмотря на сквозную разрезку балки температурным швом. Эти же условия остаются справедливыми и для напорной стены, машинного зала (а также для напорной стены нижнего бьефа), поскольку температурной деформации участка открытой поверхности стены при перепаде от +30 до —30°С препятству­ет подводная часть стены, осевая температура которой будет близка к +7° С зимой и +20°С летом.Не достигая по названным причинам своей прямой цели, уст­ройство температурных швов, а тем более надрезов в бычках в то же время усложняет производство строительных работ, увели­чивает вес арматуры и снижает жесткость элементов (например, 
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напорных стен), весьма необходимую для работы конструкции на общую прочность. По перечисленным соображениям часто при­меняемая дополнительная разрезка секций гидроэлектростанций несквозными температурными швами вряд ли является обосно ■ ванной.Несколько иначе обстоит дело с элементами, подвергающи мися влиянию переменных зимних уровней воды, например с на ­порными стенами, ограждающими помещение со стороны нижне­го бьефа. Трещины в таких элементах, неизбежно образующиеся при отрицательных температурах и редком расположении темпе­ратурных швов, заполняются водой при подъеме уровней, кото­рая превращается в лед при спаде уровней. В связи с этим воз­можна не только фильтрация воды в эксплуатационные помеще­ния, но и постепенная дезинтеграция бетона. Применение арма­туры в любом количестве от этих последствий не предохраняет.В этих условиях, если температурными расчетами установле­но значительное трещинообразование, необходимы конструктив­ные мероприятия, которые заключаются в устройстве дополни­тельной защитной (изолирующей) стенки со свободным опира­нием ее на бычки и с созданием воздушной дренируемой про­слойки между основной и дополнительной стенками.Идея такой конструкции, примененной на Волжской гидро­электростанции имени XXII съезда КПСС, заключается в том, что основная стенка изолируется от совместного влияния воды и мороза, а защитная стенка не повреждается, так как темпера­турные усилия и, следовательно, трещины в ней не возникают благодаря свободному опиранию ее на бычки.Данный пример приводится в качестве иллюстрации эффек­тивности конструктивных мероприятий по предупреждению вред­ного влияния температурных воздействий в противоположность формальным расчетам, по результатам которых использование дополнительной арматуры было бы бесполезной затратой метал­ла, но не означает ненужности температурных расчетов, которые необходимы с целью выявления наиболее опасных зон для назна­чения надлежащих конструктивных мер.
31. РАСЧЕТНЫЕ СЛУЧАИ И НАГРУЗКИ 
ДЛЯ ЗДАНИЙ ГИДРОЭЛЕКТРОСТАНЦИЙУстойчивость и прочность агрегатных секций гидроэлектро­станции должна быть проверена для условий как строительного, так и эксплуатационного периодов.1. Для строительного периода расчету подлежит агрегатная секция гидроэлектростанции, как полностью законченная (нахо­дящаяся за перемычками и при отсутствии верхнего строения), так и находящаяся в промежуточных состояниях строительства.При неполной готовности агрегатной секции должны быть проверены расчетом:

184



а) фундаментная плита, нагруженная весом бычков и пере­крытия отсасывающей трубы до твердения бетона перекрытия (рис. Ѵ-3, а);б) фундаментная плита совместно с бычками и перекрытием отсасывающей трубы при бетонировании перекрытия спиральнойкамеры (рис. Ѵ-3, б).в) элементы агрегатной секции при забетонирован­ном и окрепшем бетоне пе­рекрытия спиральной каме­ры и при нагрузке бетоном вышележащих ярусов быч­ков и стен (рис. Ѵ-3,в);г) элементы агрегатной секции при готовности ее до проектных отметок верх­него и нижнего бьефов, но без перекрытий турбинного и машинного залов, а так­же без напора и противо­давления.Кроме того, в зависимо­сти от принятых пусковых схем, порядка пропуска строительных расходов во­ды и предусмотренного проектом организации ра­бот штрабления турбинных массивов должны быть рас­смотрены состояния конст­рукций при неполном на­поре или при временных уровнях воды и осушенных агрегатных (секциях.Целью расчетов для строительного периода яв­ляется проверка достаточ­ности количества арматуры, 
Рис. Ѵ-3. Агрегатная секция гидро­
электростанции в различные моменты 

строительствапредусмотренной для работы сооружения *в эксплуатационном периоде, условиям вре­менных загружений. Однако не следует оставлять без внима­ния и проверку сжимающих и главных растягивающих напряже­ний в бетоне, имея в виду, что прочность бетона расчетных сече­ний в зависимости от сроков твердения и температурных условий может быть ниже проектной.Вообще говоря, в рационально запроектированном сооруже­нии условия строительного периода не должны вызвать увеличе­ния площади арматуры по сравнению с требующейся для усло­вий эксплуатации (с учетом, конечно, нормативного снижения
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коэффициента запаса). Для этого необходимо уточнять высоты блоков и порядок их бетонирования. Следует отметить, что тре­бование первоочередного пуска нескольких агрегатов гидроэлек­тростанции, а также штрабление турбинных массивов для про­пуска строительных расходов воды иногда вызывают необходи­мость усиления армирования для условий строительного пе­риода.2. Для эксплуатационного периода характерны следующие расчетные случаи:а) нормальный эксплуатационный случай при нормальном подпорном уровне верхнего бьефа, минимальном уровне нижнего бьефа, работающих агрегатах, нормальном состоянии противо- фильтрационных устройств и уровне воды в межсекционном шве, установившемся на отметке устья верхней осушающей трубы.Этот случай является основным как для расчетов общей проч­ности, так и для расчетов на местные нагрузки.Коэффициенты запаса прочности в арматуре и бетоне при нормальном эксплуатационном случае должны отвечать основ­ной комбинации сил и нагрузок [3];б) случаи особых сочетаний нагрузок, учитывающих ремонт одного или обоих агрегатов секции, подъем уровня нижнего бье­фа в паводок, увеличение сил противодавления при нарушениях подземного контура, явление гидравлического удара в проточ­ной части и пр.Необходимо отметить, что значение тех или иных факторов неравноценно для различных элементов подводной части. Напри­мер, осушение одного из агрегатов является расчетным случаем для бычков верхнего бьефа, по не расчетным для перекрытия и стен спиральной камеры. Повышение уровня нижнего бьефа яв­ляется невыгодным для нижней напорной стены и перекрытия отсасывающих труб, но в связи с общим снижением напора об­легчает условия работы фундаментной плиты и т. д.В каждом конкретном случае необходимо анализировать воз­можные сочетания нагрузок и выбирать наиневыгоднейшие для данного элемента, никогда не упуская из виду опорных реакций смежных элементов, являющихся нормальным;: силами для рас­сматриваемого элемента. Вполне возможны случаи, при которых кажущаяся невыгодной комбинация нагрузок по моментам ока­зывается более выгодной, чем другая комбинация нагрузок по нормальным силам.Для эксплуатационного периода во все?; расчетах необходи­мо учитывать давление воды в сечениях элемента в соответст­вии с указаниями СИ 55—59 [3].Рассматривая комбинации нагрузок в связи с расчетами зда­ний гидростанций, следует особо остановиться на такой специ­фической нагрузке, как гидростатическое давление воды в меж­секционных швах.Это давление является сжимающей силой для агрегатных сек­
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ций и поэтому уменьшает площадь арматуры в фундаментной плите и других элементах в направлении поперек потока. В прак­тике наряду с учетом этого давления в эксплуатационном случае предусматривают снижение уровня воды в межсекционных швах в ремонтных целях, для чего в швах на низких отметках устанав­ливают осушительные трубы. Поскольку это давление способст­вует уменьшению количества арматуры, было бы правильно от­казаться от осушения швов, что позволило бы включить давление воды в межсекционных швах в число постоянно действующих усилий.В заключение необходимо указать, что йри суммировании усилий от общего изгиба и местных нагрузок оба вида усилий должны соответствовать одному и тому же состоянию здания гидроэлектростанции.
32. РАСЧЕТЫ ЭЛЕМЕНТОВ ЗДАНИЯ 
ГИДРОЭЛЕКТРОСТАНЦИЙ 
НА МЕСТНЫЕ НАГРУЗКИ

Фундаментная плита. Расчет фундаментной плиты на общую прочность в направлении вдоль и поперек потока изложен в пп. 33—35. На местные нагрузки подлежат расчету зона смотровых галерей и зона колена отсасывающей трубы.Зона смотровых галерей имеет в различных гидростанциях индивидуальное очертание, соответственно которому должна быть выбрана расчетная схема.Зона колена представляет собой в плане трепецеидальную плиту с тремя заделанными сторонами (место заделки третьей стороны четко не выражено и может быть принято по плоскости оси агрегатов). Четвертая сторона свободна (при отсутствии бычков в диффузоре) или опирается на бычки отсасывающей трубы.В отдельных случаях при отсутствии промежуточны?; бычков в отсасывающей трубе или при наличии одного бычка плита ко­лена может быть приближенно принята полукруглого очертания и рассчитана как половина круглой пластинки с равномерной на­грузкой. При одном бычке в отсасывающей трубе опорная реак­ция бычка определяется из равенства прогибов круглой плиты, нагруженной равномерной нагрузкой и сосредоточенной силой.Имея по известным формулам ул = ~— и ип = —на-ходим реакцию бычка P = q~, после чего могут быть найденывсе моменты и поперечные силы (рис. Ѵ-4).Для перехода к ортогональной системе моментов, соответст­вующей системе армирования, необходимо в ряде точек получить равнодействующий момент как геометрическую сумму радиаль­
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ного и тангенциального моментов Mr = J М2-\-Мг и разложитьего по направлениям армирования Мх=Мц cos а. и Му=Мц sinБолее точным и универсальным, но и более трудоемким яв­ляется метод расчета плиты колена как системы перекрестных балок.Для этого плиту делят на ряд поперечных и продольных по­лос, в пересечениях осей которых прикладывают равные и взаи­мопротивоположные силы взаимодействия (рис. Ѵ-5).Балки одного направления нагру­жают внешними нагрузками и силами взаимодействия, а балки другого на­правления— только силами взаимодей­ствия.Для решения плиты составляют вы­ражения прогибов балок в точках пе­ресечений в функции сил взаимодейст­вия. Попарно приравнивая прогибы ба­лок обоих направлений в каждой точке, 
І8НШІШНИИІШІІШИІ

Рис. Ѵ-4. К расчету плиты 
отсасывающей трубы на 
участке колена по схеме 

круговой пластинки

Рис. Ѵ-5. К расчету плиты 
отсасывающей трубы на 
участке колена по схеме 

перекрестных балокможно получить систему уравнений, из решения которой Нахо­дятся силы взаимодействия, а затем и моменты в любой точке.
Бычки щитового отделения верхнего бьефа (на участке входа в спиральную камеру). При относительно большой жесткости напорной стены верхнего бьефа (и иногда забральной балки) бычки верхнего бьефа вместе с фундаментной плитой и напор­ной стеной (и с забральной балкой) образуют раму и рассчиты­ваются в составе этой рамы на общую прочность в направлении поперек потока. В результате этого расчета получается общая площадь вертикальной арматуры на всю ширину рассчитывае­мой зоны.Что касается распределения этой арматуры по длине бычка (по направлению течения), а также определения площади гори­зонтальной арматуры, то оба эти вопроса решают расчетом быч­ков на местные нагрузки.Схема нагрузок на бычки изображена на рис. Ѵ-6, а и б.
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Ослабленную пазами часть бычка следует рассматривать в расчете как балочную плиту 1—2, передающую нагрузки Рі—2 в горизонтальном направлении на смежные (неослабленные) зоны бычков, которые работают как вертикальные балки АВ и CD, заделанные внизу в фундаментную плиту, а вверху в забраль­ную стену. Балка АВ работает на реактивные усилия от балки 
1—2, а балка CD, кроме того,— на нагрузку Pcd от гидроста­тического давления.Крайние бычки в зоне входа в спиральную камеру рассчиты­вают на гидростатическое давление воды при одном работающем агрегате и давлении воды в межсекционном шве за шпонкой. При расчете средних бычков необходимо также учитывать изгиб от усилия на пазовую часть бычка, передаю­щегося от ремонтного заграждения при осу­шенном агрегате (рис. Ѵ-6, в).* Этот расчет опреде­ляет горизонтальную арматуру в бычках на высоте расчетной зоны 5. Что касается верти­кальной арматуры в зонах бычков АВ и CD, то она получается под­бором с учетом усилий при работе зон на ме­стные нагрузки (по данному расчету) и в составе рамы на об­щую прочность попе­рек потока.Зоны бычков верх­

Рис. Ѵ-6. К расчету бычков верхнего бьефа 
а, б — расчетные балки и нагрузки; в — схема нагрузок на средний бычок в ремонтном случаенего бьефа, находящиеся выше входа в спиральную камеру, рас­считывают совместно с напорной стеной и забральной балкой, как это указано ниже.
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Стены спиральной камеры. Боковые стены спиральной каме­ры являются продолжением бычков верхнего бьефа. Низовая стена спиральной камеры выполняется в практике двояко —с круговым очертанием низовой грани (Рыбинская, Горьковская, Верхне-Свирская и Нижне-Свирская гидроэлектростанции) и с плоской низовой гранью (Цимлянская, Волжская имени В. И. Ленина, Волжская имени XXII съезда КПСС, Новосибир­ская гидроэлектростанции).Круговое очертание низовой грани яснее в статической ра­боте и допускает большую типизацию конструкций. Однако при таком очертании низовая стена спиральной камеры выключается из работы на общую прочность поперек потока. Плоское очерта­ние низовой грани менее экономично, но зато увеличивает жест­кость секций гидроэлектростанции в направлении поперек пото­ка. Если нет особых причин, то следует принимать круговое очер­тание низовой грани.Центральная часть агрегатных секций в отношении работы на общую прочность существенно отличается от смежных зон тем, что не имеет жесткости в верхней части. Как ясно из рис. Ѵ-7, на общую прочность в направлении поперек потока могут работать сечения, расположенные за пределами генераторной шахты, а также низовая стена спиральной камеры при плоской ее низовой грани. Эти сечения и воспринимают на себя все уси­лия от общего изгиба, освобождая от них значительную часть перекрытия и боковых стен спиральной камеры. Поэтому эти элементы могут быть рассчитаны только на местную прочность.
1

Рис. Ѵ-7. Разрез по пе­
рекрытию спиральной 

камеры *

Существуют два различных метода расчета стен и перекры­тия спиральной камеры. По одному из них, наиболее распрост­раненному, стены и перекрытие рассматривают совместно, для чего всю конструкцию мысленно разрезают на ряд угловых рам. По другому методу стены рассматривают как контурные плиты, заделанные в перекрытие, а перекрытие — как кольцевую пли­ту, заделанную по периметру в стену.Оба метода имеют допущения и условности. В первом методе моменты в сечениях несколько повышены за счет неучета огра­ниченной деформативности кольцевой плиты по сравнению с ус­ловиями плоской задачи, во втором методе не уравновешены мо­менты в узле, и фактическая форма спиральной камеры геомет- 
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рически уподобляется кольцевой с той или иной степенью по­грешности.Кроме того, перекрытие спиральной камеры в действительно­сти имеет переменную толщину, ослаблено нишами сервомото­ров, нагружено генераторным стаканом и не всегда имеет плос­кий потолок, что вообще сильно отличает его от идеализирован­ной кольцевой пластинки.Учитывая изложенное, а также довольно удачную схему рас­чета кольцевой стенки спиральной камеры, предложенную В. X. Гольцманом и В. Н. Рудаковым, мы рекомендуем применять смешанную методику расчета стен и перекрытия спиральной ка­меры, заключающуюся в следующем:а) боковые стены спиральной камеры и часть перекрытия, расположенная со стороны верхнего бьефа, рассматриваются совместно и рассчитываются по схеме угловых рам (рис. Ѵ-8);
Рис. Ѵ-8. Схема 
перекрытия спи­

ральной камеры 
а—план с показа­нием расчетных се­чений (рам и ба­лок); б — разрез по 
1—1 (по угловой ра­ме); в —расчетная схема угловой рамы

б) низовая часть перекрытия спиральной камеры (приблизи­тельно за осью агрегатов) рассчитывается по схеме балочных плит, опирающихся на статор турбины и низозѵю стену (рис. Ѵ-8, а).Для массивных плит и бычков должен быть, кроме того, про­веден расчет плиты как консоли без учета статорных колонок. Сравнительная деформативность колонн на осевые усилия и плиты перекрытия на изгиб должна проверяться при детальном проектировании;в) низовая стена спиральной камеры при цилиндрическом ее очертании рассчитывается как система вертикальных балочных плит (рис. Ѵ-9) с учетом влияния на их прогиб осевой растягива­ющей силы, определяемой по котельной формуле, а при плоской низовой грани стены спиральной камеры она рассчитывается как контурная плита.Учитывая ничтожную деформативность угловых зон перекры гия, нет необходимости рассматривать рамы, расположенные по косым сечениям аа (см. рис. Ѵ-8, а), и для расчета верховой зо­
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ны перекрытия достаточно рассмотреть всего две рамы — № I и 2, а также одну балку — № 1.Раму № 1 следует расположить по оси агрегата, а раму № 2 — на участке подъема пола спиральной камеры к зубу. Ра­мы рассчитывают на 1 пог. м по ширине с заделкой стойки в пол спиральной камеры. Опирание ригеля рам на статор турбины следует принимать с полной заделкой при наличии подгенератор­ной кольцевой конструкции над статором турбины и шарнирным остальных случаях.

Рис. Ѵ-9. Схемы к расчету низовой стены спиральной камеры при 
круговом ее очертании

а — схема конструкции и нагрузок; б — расчетная схемаДля участков /і и // боковых стен (см. рис. Ѵ-8, а) расчетные усилия принимают по расчету рамы № 1, а для участка h — по расчету рамы № 2.Для армирования перекрытия кроме рам № 1 и № 2 необхо­дим расчет балки № 1.В качестве расчетных усилий для перекрытия спиральной ка­меры (рис. Ѵ-10) принимают следующие:для зоны а\ — усилия в ригеле рамы № 1;» » а2 — усилия, равные среднеарифметическим из уси­
лий по зонам а\ и а3;

» » й3— усилия по расчету балки № 1;
> » й4 — то же, что для зоны а2;
» » а5 — усилия по расчету рамы № 2.Для подбора арматуры полученные моменты и нормальные силы геометрически складывают соответственно с моментами и нормальными силами, полученными по расчетам общей прочно­сти в направлении вдоль и поперек потока. При этом, разумеет­ся, должно быть учтено несовпадение нейтральных осей элемен­тов, рассчитываемых на местные нагрузки и общую прочность.Аналогично делят на расчетные зоны и низовую часть пере­крытия (завиток), но здесь в связи с огромной жесткостью низо­
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вой стены нет необходимости уравновешивать моменты в пересе­чении стены с перекрытием, поскольку непогашенная часть мо­мента воспринимается цилиндрической жесткостью стены.Поэтому для получения моментов в перекрытии достаточно рассмотреть несколько балочных плит (см. рис. Ѵ-8, а) и распре­делить усилия по зонам а6—а& (рис. Ѵ-10).Нормальные усилия в плите перекрытия равны поперечным усилиям в низовой стене. Геометрическое суммирование усилий и учет усилий от работы на общую прочность следует выполнять так же. как и для верховой части перекрытия.

Рис. Ѵ-10. Схема зон ар­
мирования перекрытия 

спиральной камеры

Рис. Ѵ-11. К расчету низовой сте­
ны спиральной камеры при плос­

ком ее очертанииНизовую стену спирали при кольцевом ее очертании рекомен­дуется рассчитывать по методике Московского отделения б. ин­ститута Гидроэнергопроект. По этой методике стена рассматри­вается как система вертикальных заделанных балок, расстав­ленных по полуокружности, и горизонтального кольцевого поя­са, расположенного в средней половине высоты балок (см. рис. Ѵ-9. б).Общая горизонтальная нагрузка на стену распределяется на две. Одна из них вызывает прогиб вертикальной балки, а вто­рая— деформацию горизонтального кольца. Из равенства про­гибов определяется та часть нагрузки, которая передается на кольцевой пояс.Следует заметить, что при выводе формул авторами методи­ки излишне усложнено выражение интенсивности кольцевой на­грузки рк за счет учета прогибов балок от трапецеидальной на-грузки.Учитывая, что для заделанной нагрузки и прогиб от треугольной0,5 %
384Е/ 382Е/

балки прогиб от равномерной нагрузки отличаются всего на что трапецеидальная нагрузкаиявляется промежуточной между ними, можно упростить выра­жение и принять его в виде
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_ „ Hl*
Рк ыкг1?„ + 1* •После этого по известной трапецеидальной нагрузке с умень- 

Iшением площади ее эпюры на величину Ас— определяют опорные и пролетные моменты в вертикальных балках, а также поперечные силы. Нормальные вертикальные силы принимают­ся, как всегда в расчетах на местные нагрузки, равными опор­
ам I пным реакциям смежных элементов. Усилие рк —R=pиспользует­ся для подбора кольцевой горизонтальной арматуры стенки.При плоской низовой грани стенки расчет допустимо вести с выделением плоской контурной плиты, заделанной по четырем сторонам, как это показано на рис. Ѵ-11, и с передачей ее опор­ных реакций на массивные угловые столбы и на перекрытие.

Напорная стена верхнего бьефа с забральной балкой и зоной 
бычков. Названные элементы должны рассматриваться совмест­но, так как, будучи монолитно связаны, они образуют единую конструкцию, длина которой равна длине агрегатной секции в направлении поперек потока при отсутствии температурного шва в бычке или половине длины агрегатной секции при наличии вер­тикального температурного шва в среднем бычке. Работа за­бральной балки и напорной стены в вертикальной плоскости учи­тывается в расчете зоны верхнего бьефа на общий изгиб в на­правлении поперек потока.При расчете этой зоны на местные нагрузки рассматривает­ся работа ее в горизонтальной плоскости, в связи с чем для под­бора арматуры должны суммироваться усилия из обоих расче­тов.Основной нагрузкой является гидростатическое давление во­ды, воспринимаемое напорной стеной и передаваемое в виде от­рывающих усилий на горизонтальную арматуру бычков. Эти уси­лия вызывают изгиб бычков в плоскости рам и вертикальной плоскости вдоль потока.Забральная балка, которую в целях создания опоры для бычков жестко соединяют с последними, работает в составе го­ризонтальной рамы, а также и на давление льда и волны. Схе­ма конструкции и нагрузок показана на рис. Ѵ-12.Для расчета системы могут быть рекомендованы следующие расчетные схемы.Напорную стену следует рассчитать в составе замкнутой че­тырехочковой или двухочковой горизонтальной рамы, а также в 
своей нижней части как контурную плиту, заделанную по трем сторонам со свободной четвертой стороной. Последняя схема нужна для определения вертикальной арматуры по напорной грани в узле заделки стены в перекрытие спирали.В зависимости от высоты конструкции (разность отметок нор-
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Рис. Ѵ-12. Расчетная схема напорной стены верхнего бьефа, за­
бральной балки и бычков верхнего бьефамального подпорного уровня и верха перекрытия спиральной ка­меры) ее целесообразно разделить по высоте на две (реже на три) зоны и каждую зону рассчитать в горизонтальной плоскости как раму. Так как каждая рама не является уравновешенной, то в 
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бычках на границах зон необходимо приложить горизонтальные уравновешивающие перерезывающие силы.Нормальные коэффициенты запаса соответствуют сплошному загружению секции. В отличие от этого при несимметричном за- гружении (один агрегат осушен) коэффициенты запаса должны быть приняты пониженными как для временной комбинации на­грузок.При расчете должны быть учтены нагрузки на пазовые кон­струкции бычков, передаваемые через опорные части затворов. При суммировании усилий на забральную балку и напорную стону нельзя забывать о реакциях, передаваемых на эти конст* рукции нижерасположенными бычками, выявленных расчетом последних на местные нагрузки. Разумеется, должны быть пол ностью учтены усилия в сечениях элементов от внутреннего гид­ростатического давления воды.
Низовая напорная стена и бычки нижнего бьефа. Основа рас­четных схем для низовой напорной сіены и бычков нижнего бьефа та же, что и для аналогичных конструкций верхнего бье­фа, по они более индивидуальны .соответственно практическим решениям.Основной нагрузкой здесь также является давление воды, но в большинстве случаев его учитывают при высоких паводочных уровнях нижнего бьефа, что относится к временной комбинации нагрузок. Для этих конструкций также должен быть рассмотрен ремонтный случай с осушением одного агрегата, а усилия от местных нагрузок должны быть суммированы с усилиями от дав­ления воды в толще бетона и от общего изгиба.Если усилия от давления воды на напорную стену передают­ся на наружные бычки, то при расчете последних должны быть учтены осевые растягивающие горизонтальные усилия и рассмот­рен изгиб в плоскости бычков. При иной передаче нагрузок низо­вая стена должна быть рассчитана как балочная плита с опира­нием на два перекрытия (Цимлянская гидроэлектростанция) или соответственно своей статической схеме.Схемы конструкций здесь более индивидуальны, но расчет­ные схемы более просты, чем для конструкций верхнего бьефа.
Прочие элементы подводной части гидроэлектростанции. Перекрытие отсасывающей трубы и бычки в ее диффузоре мож­но рассматривать вместе с участком фундаментной плиты в со­ставе рам при расчете общей прочности в направлении поперек потока с учетом распределенных нагрузок. В этом случае они не подлежат дополнительному расчету на местные нагрузки.Конус турбины, находящийся в условиях всестороннего сжа­тия, обычно рассчитывают по весьма приближенным схемам, приводящим к большим и ненужным затратам арматуры.Однако на основании опыта проектирования и эксплуатации гидроэлектростанций можно рекомендовать конструктивное ар­мирование конуса в виде арматурных сеток, расположенных по 
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его внешней и внутренней поверхностям с шагом арматуры 0.3 м в обоих направлениях и при диаметрах стержней 30, 40 и 50 мм соответственно диаметрам турбины 5—6; 7,2 и 9,3 м. Это дает насыщение бетона арматурой (с учетом 20% монтажной армату­ры) около 50 кг!мѣ.
Некоторые особенности расчета на местные нагрузки элемен­

тов совмещенной гидроэлектростанции. Устройство водосброс­ных отверстий в агрегатных секциях гидроэлектростанции (см. рис. Ѵ-14) вносит в конструкцию секций следующие изменения:а) в зонах верхнего и нижнего бьефов образуются двухэтаж­ные рамы вместо одноэтажных рам для секций обычного типа;б) вводится дополнительный элемент — перекрытие водо­сбросов, которое в верховой части секции отделяет водосбросы от спиральной камеры, а в низовой части — от помещений рас­пределительного устройства;в) поскольку основные затворы водосбро'сов размещены со стороны нижнего бьефа и, следовательно, в полости водосбросов поддерживается давление верхнего бьефа, во всех элементах, ог­раждающих водосбросы (бычки, перекрытия отсасывающей тру­бы и перекрытие водосбросов), гидростатическое давление в тол­ще бетона существенно возрастает, что требует обязательного учета при определении расчетных усилий и площади арматуры;г) иногда в выходной части водосбросов в целях рассредо­точения потока вводят дополнительные бычки, которые сами ста­новятся объектом расчета и, кроме того, увеличивают вдвое чис­ло пролетов рамы нижнего бьефа.5/

Рис. Ѵ-13. К расчету стен спиральной 
камеры и водосбросов совмещенной 

гидроэлектростанции
а—разрез по угловой раме: б — расчет­ная схема рамы

Перечисленные изменения конструкции подводной части ги­дроэлектростанции отражаются как на расчетных схемах общей прочности в направлении вдоль и поперек потока, так и на рас­четных схемах местных нагрузок. Изменения в последней части состоят в следующем: схема расчета бычков верхнего бьефа ос­
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тается по идее без изменений (см. рис. Ѵ-6), но низовая балка получает среднюю опору, которой служит обтекатель перекры­тия водосбросов.В части боковых степ спиральной камеры изменение сводит­ся к тому, что вместо обычных угловых рам рассчитывают двух­этажные угловые рамы, включающие в себя стенки отсасываю­щих труб и перекрытия водосбросов (рис. Ѵ-13).Изменения в расчетах прочности, связанные с подводной ча­стью здания гидроэлектростанции, излагаются в п. 33.
33. РАСЧЕТ ЗДАНИЯ ГИДРОЭЛЕКТРОСТАНЦИИ 
СОВМЕЩЕННОГО ТИПА
НА ОБЩУЮ ПРОЧНОСТЬ 
В НАПРАВЛЕНИИ 
ПОПЕРЕК ПОТОКАВ данном разделе рассмотрен более сложный случай расче­та, относящийся к наиболее характерному типу здания ГЭС, сов­мещенного с донными водосбросами над отсасывающими тру­бами.Как известно, условия расчета подводной части зданий гидро­электростанций на общую прочность определяются неравномер­ностью распределения нагрузок на жесткую конструкцию здания, связанной в основном с неравномерностью распределения собст­венного веса конструкции, реакции основания и давления воды.Обычно здание гидроэлектростанции разрезают сквозными осадочными швами на двухагрегатные секции, и, таким образом, расчет общей прочности здания сводится к расчету секции.Из рассмотрения разреза секции в направлении вдоль потока (рис. Ѵ-14, а) можно видеть, что жесткая пространственная си­стема конструкции состоит в основном из совокупности массив­ных горизонтальных плит (фундаментная плита и перекрытия отсасывающих труб, водосбросов, спирали) и жестких верти­кальных стен, расположенных в направлении поперек потока (забральная стенка, верховая и низовая напорные стены и стен­ка спиральной камеры).В отдельных частях здания гидроэлектростанции системы из указанных вертикальных стен вместе с участками горизонталь­ных плит и с соответствующими участками бычков образуют в направлении поперек потока многоочковые жесткие рамы разных размеров и соответственно различной жесткости. Эти рамы несут также различные нагрузки. Рама № 1 (рис. Ѵ-14, б) занимает верховую часть здания гидроэлектростанции до оси агрегата; ра­ма № 2 (рис. Ѵ-14, в) занимает среднюю часть здания от оси аг­регата до середины помещения электроустройств; рама № 3 (рис. Ѵ-14, а) составляет следующую зону до паза затвора отса­сывающей трубы; рама № 4 (рис. Ѵ-14, б) охватывает низовую часть гидроэлектростанции.В практических расчетах общей прочности подводной части
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Рис. Ѵ-14. к расчету здания гидроэлектростанции совмещенного 
типа на общую прочность

а — поперечный разрез здания гидроэлектростанции; б ~ разрез по /—/ (зональные рамы № 1); в—разрез по II—II (зональные рамы № 2); г—раз­рез по III—III (зональные рамы № 3); д — разрез по IV—IV (зональные ра­мы № 4)
здания гидроэлектростанции указанные многоочковые рамы обычно рассматриваются как плоские системы.Пространственная связь между этими рамами обеспечива­ется бычками (стойки рам), абсолютно жесткими в своих плос-
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чосіях. Жесткость бычков приближенно учитывают в расчетах путем подчинения вертикальных смещений узлов этих рам в плоскостях бычков определенной линейной зависимости, по кото­рой отсутствуют деформации изгиба г, плоскостях бычков, как это показано в уравнениях (Ѵ.11) и (Ѵ.12).На рис. Ѵ-14, б—д изображены рамы с неполными темпера­турными швами в верхних (абсолютно жестких в своих плос­костях) стенках-ригелях. Однако возможны аналогичные конст­руктивные схемы зданий гидроэлектростанций и без таких тем­пературных швов со сплошными стенками как абсолютно жест­кими, так и способными изгибаться в своей плоскости. Расчеты конструкций всех указанных типов имеют свои особенности, что будет показано ниже.
Случай расчета рам, имеющих абсолютно жесткие ригели, 

разрезанные температурными швами. Рассмотрим сначала слу­чай расчета рамы типа, изображенного на рис. Ѵ-14, б или Ѵ-14, в, при законе распределения реакции основания в виде сим­метричной эпюры, состоящей из двух трапеций с максимальной ординатой под средней стойкой рамы (рис. Ѵ-15). Учитывая при­ближенно симметрию системы, расчет ведем лишь одной полови­ны рамы с ригелями и фундаментной плитой, жестко заделанны­ми в плоскости среднего бычка.
Ри... Ѵ-15. Расчетная схе­
ма зоиячы-ой рамы № 1, 
имеющей абсолютно 
жесткий ригель, разре­
занный темпер;, дрным 

швом

В соответствии с задачей расчета общей прочности все виды вертикальных нагрузок сводятся к узловым сосредоточенным .на­грузкам, а влияние местных, распределенных в пролетах нагру­зок учитывается отдельно (см. п. 32).При наличии абсолютно жесткого верхнего ригеля воздейст­вие всех узловых нагрузок сводится к результирующей силе Р (см. рис. Ѵ-15). Направление действия этой силы вытекает из характера расчетной реакции основания. При этом очевидно, что расчет той же рамы при реакции основания по типу трапеции, изображенной на рис. Ѵ-15 пунктирной линией, будет отличать­
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ся от данного расчета лишь направлением (знаком) действия си­лы Р, а в остальном будет вполне аналогичным данному расче­ту. Верхний, абсолютно жесткий ригель рамы упруго связан со средним бычком в сечении 9, ослабленном температурным швом. Эта последняя связь приближенно оценивается по углу а пово­рота ригеля от его вертикального смещения б. Величина угла по­ворота (выражается формулой . (V.1)Отсюда момент в узле 9 приближенно выразится формулой
7 '2где ЕІ— жесткость верхнего ригеля рамы в ослабленном сечении.Приближенная формула (Ѵ.2) выражает -соответствующее за­кону Гука расчетное условие, что узловой .момент M9S в ослаб­ленном сечении пропорционален углу поворота а абсолютно жест­кого ригеля рамы. При этом коэффициент пропорциональности, зависящий от степени армирования сечения, по конструктивным соображениям рекомендуется принимать равным жесткости ос­лабленного сечения ригеля, что соразмерно по величине коэффи­циентам при углах поворота узлов рамы в расчетных уравнениях ее деформаций. По найденной из указанного условия величине момента в ослабленном сечении подбирают арматуру в этом се­чении, что обеспечивает его прочность, соответствующую приня­тым условиям расчета рамы.Для случая единичного смещения 6=1 величина момента в том же сечении выражается формулой

— — FI . (Ѵ.З)
/1 /оВ соответствии с формулами (Ѵ.2) и (Ѵ.З) получим выраже­ния поперечных сил

= 7 7р ’ (Ѵ.4)к)
FI • (V.5)(/1 /2)2 ѵДля расчета рам воспользуемся методом деформаций. Услов­ные обозначения и способ составления уравнений деформаций приняты по практически удобной и простой системе, предложен­ной Б. Н. Жемочкиным [1].При составлении уравнений деформаций учитываем, что уг­лы поворота от вертикального смещения рамы б в связи с абсо­лютной жесткостью верхнего ригеля будут одинаковыми для всех узлов по верхнему ригелю и выражаются величиной
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Поэтому члены правой части уравнений деформаций, зави­сящие от смещения б, определяются выражением
$ ° ^пь  3 о S іаь ,yj yv
li l2 ll UПрежде чем перейти к составлению уравнений деформаций, примем следующие-основные положения.1. Как уже отмечалось, пространственная связь между зо­нальными многоочковыми рамами агрегатной секции гидро­электростанции (см. рис. Ѵ-14) обеспечивается абсолютно жест­кими в своих плоскостях бычками, что обусловливает определен­ную линейную зависимость между вертикальными смещениями узлов этих рам [см. уравнения (Ѵ.11) и (Ѵ.12)].2. Характер указанной в п. 1 линейной зависимости рассмат­ривается в расчетах в двух предположениях:а) при наличии взаимного перекоса бычков от неравномер­ной осадки в их плоскости (рис. Ѵ-16), т. е. при узловых верти­кальных смещениях б зональных рам, изменяющихся по линей­ному закону; б) при параллельной отно­сительной осадке бычков, т. е. в возможном случае их равно­мерной осадки (при одина­ковых узловых смещениях зо­нальных рам).В задачу расчета секции гидроэлектростанции на об­щую прочность в направле­нии поперек потока входит определение усилий в эле­ментах ее подводной части от указанных ниже в п. 3, г перекосов и смещений.При этом в качестве рас­четных усилий принимаются наибольшие из значений, найден­ных в двух указанных предельных предположениях, что будет идти в запас прочности, поскольку очевидно, что действитель­ные расчетные значения этих усилий можно принять находя­щимися в указанных пределах.Такой приближенный практический прием расчета необходим из-за крайней сложности конструкции сооружения и практиче­ской невозможности точного определения действительного рас­пределения реакции основания при перекосах бычков.3. Для приближенного учета указанных перекосов бычков принимается следующий порядок расчета рам:а) все зональные рамы рассчитывают на единичное верти- 

----------------------------------------

Рис. Ѵ-16. Схема взаимного пе­
рекоса бычков
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кальное смещение (5=1) крайней стойки относительно средней совпадающей с заделанными опорами ригелей (узлы 3, 6, 9 на рис. Ѵ-15), причем определяют реактивные усилия в опорных стержнях (узел 1) от этих смещений;б) определяют действительные смещения 5 зональных рам в двух предположениях, указанных в п. 2;в) в случае параллельных смещений бычков средняя вели­чина смещения 6 всех зональных рам определяется по формуле
где ЕР— сумма приведенных узловых нагрузок Р на всех зо­нальных рамах;

HR— сумма реакций в опорных стержнях (узел /) зо­нальных рам от единичных смещений;г) в случае относительного перекоса бычков относительные смещения для каждой зональной рамы (см. рис. Ѵ-16) определя­ют из следующей системы уравнений, составленных для практи- , чески важного общего случая произвольного количества зональ­ных рам:
Е^У = HP-, (Ѵ.9)(Ѵ.10)Решая эти уравнения совместно с геометрически очевидной подстановкой
Ф = 4- ка^ (Ѵ.И)получим выражение для ф- в явном виде, т. е.

Г Q-l R/ .у, . Q4= ’ (ѴЛ2)
где

2 R; 2 at Pi — 2 Pi 2 ai Rt 
k =------- -—v---------—4-; (V. 12')2 Ri 2 aj Ri - (2 R^2

Ri—реакции в опорных стержнях от единичных смещений зональных рам;8.— относительные смещения рам;
аі—расстояния от осей зональных рам до оси первой ра­мы (Яі = 0);Е Р^і—суммарный момент приведенных узловых нагрузок относительно той же оси.Уравнения (Ѵ.9) и (Ѵ.10) выражают условия статического равновесия секции, а уравнения (Ѵ.И) и (Ѵ.12)—геометриче­скую линейную зависимость относительных вертикальных смеще­ний зональных ірам.В соответствии с принятым порядком расчета зональных рам 
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сначала составляем уравнения деформаций для их единичных вертикальных смещений.Переходим к расчету рам I и II зон (по типовой расчетной схеме, изображенной на рис. Ѵ-15).При составлении уравнений деформаций используем выраже­ния (Ѵ.5) — (Ѵ.7):2 (/н -г /12) X, + /,, Х4 4- /І2 X, = ; (V. 13)б /о tl

2 Й,+ «Х,- U + 45М=3(‘1г Д ; (Ѵ.14)/1 /22 (й; — 67 /45) Х4 z14 Х{ ф- /47 Х7 4- z45 Х5 = ■ ' 40 - ; (V. 15)
'1 т 42 (/« Н- h* Д + 4з) Х5 + /45 X, + /25 Х2 - ; (V. 16)

X, = X8 = - —-— ; (V. 17)
8 к У h 7 h(Х,------I--------------58- fх5------ j - - (V. 18)

У “ 11 к /2 1 /і - h / (h ‘ /2)2где Лі, Х2, Х4,Х5, Х7, Xs—углы поворота узлов рамы;
. ЕІ аьlab = ———погонные жесткости элементов рамы; 

lab
Е — модуль упругости бетона;

Ць— моменты инерции сечений элементов между узлами йи Ь;
R — реакция опорного стержня;о = 1 — единичное вертикальное смещение крайней стойки рамы относительно заделанных опор ригелей (в узлах 3, 

3,9);/9—момент инерции ослабленного сече­ния ригеля (в узле 9).Решив данную систему уравнений, найдем углы поворота уз­лов .Yb /Ѵ2, Х4, Х7, Х& и реакцию опорного стержня R от единич­ного смещения рамы.Аналогично предыдущему составим уравнения деформаций и решим их для рамы № 3 зоны диффузора отсасывающей трубы гидроэлектростанции (см. рис. Ѵ-14,г) и рамы № 4 крайней зо­ны со стороны нижнего бьефа (см. рис. Ѵ-14, д).Для этих рам, как и в предыдущем случае, учитывается сим­метрия системы, что позволяет свести расчет к расчету половин ра^ (по одну сторону от оси симметрии).Уравнения деформаций для рамы № 3 по схеме, изображен­ной на рис. Ѵ-17, следующие:
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2 {іи + 4г) ^і 4" іи Ха + 4г Х2 — - ; (V. 19)
! *2

2 ('12 + <25 + <2з) *2 + Іа X, + 125 Х5 = -ЦР-ДуІ ; (Ѵ.20)
4 I 4

2 G'u і^ + 4ю) Х& Ѵ 4і + 4? К? + 4ю Хю = 410 j (Ѵ.21)
4 4

2 (4оз ~г 4г 4" 4s + 4іг) Х5 Г 4оз ^10 + 48 Xg + 412 Х12 + 4а Х2 — 

3 (4о5 г 4іг)4 4 4
2 ('410 4“ 'юн 4“ '105) ХМ 4" '104 ^4 4- '1011 ^11 4“ '105 X, — 

3 (410 — 4os)

4 1 4

(Ѵ.22)

(Ѵ.23)

Рис. Ѵ-17. Расчетная 
схема зональной ра­
мы № 3, имеющей 
абсолютно жесткий 
ригель, разрезанный тем­

пературным швом

Рис. Ѵ-18. Расчетная 
схема зональной ра­
мы № 4, имеющей аб­
солютно жесткий ри­
гель, разрезанный 
температурным швом

2 (+2 і +13 4- +6) ^12 + 412 ^5 4^ 42із -^із — ' Т~~ ’ (V-24)
/1 1-2

X, = Хи = Х8 = Хм = _4— ; (Ѵ.25)
/1 /2(Х2------ --—') - (Хи-------- -—--------(V.26)

4 4 I 4 / 4 \ 4 4~ 4 / (4 + 4)Уравнения деформаций для рамы № 4 по схеме, изображен­ной на рис. Ѵ-18, будут следующие:
2 fe 4-11«) Х1 Т '12 х2 + 'и Х4 = ++- ; (V.27)
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2 (zi2 + Z25 T 4з) >^2 + Z12 >^1 + z25 “---------" 5 (V.28)4 hx4 = x5 = ——; (V.29)4 + h
IX2------- 2—-------- = R. (V.30)4 \ 4 г 4 / (4 4- 4)Решив последние две системы уравнений, найдем для обеих рам углы поворота узлов и реакции опорных стержней от еди­ничных вертикальных смещений крайних стоек.Практические приемы вычисления величины реакции R опор­ного стержня от единичного смещения 6=1 поясним на примере расчета рамы по схеме, изображенной на рис. Ѵ-18.Примем: h= 10 м, /і = 4= 10 м\zi4 — % — 1 — “л “л 1 Лд — Лб — —щ— — Ощ5 л/4;

114 z25

Z12
Z'12 = z23 — ~ ~

41 Z1
63-10
43-10 = 3,4; Лг — Аз 1-63

12
= 18 м\4 .4 + 4ЕІв(Zi 4* 4)2 у 8,69-і г-о с л . 53,5-10 с

Ц =----------- = аЗ,5 лі4; iR =------------ • = 5.12 6 5.35-20Здесь ZG—условная погонная жесткость верхнего ригеля по ослабленному сечению.В соответствии с формулами (V.27) — (V.30) получим урав­нения деформаций:2(/12 + <и) М + 'і2М“<нМ =(а)4 4- 42 (ha “г hs 4" hs) М -р ha X, + Х5 = —4 , ■ (б)
<і -г '2

<в>(г)Из уравнений (а) и (в)2(3,4 + і) ХЩ 3.4М + 0.05 = -3ЩГ = 0,512. (д)
104-ю ѵ 'Из уравнений (б) и (в)2 (3,4 + 1 + 3,4) Х2 4- 3,44- 0,05 = = 1,02. (е)

іо ч- юИз уравнений (д) и (е)Х2 4- 2,59 Хі- 0,136 = 0 1Х2 4- 0,218 Хх — 0,062 = 0 / 2,372 ~ °'0/ 4
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х = =
2,372

Х2 = 0,062 — 0,218-0,0313 - 0,0552.Подставив полученное значение Х2 в уравнение (г), получим
= М 0552---------—--------- 5—- -0,159

10 \ 10 +10/ 10+10 /14(так как в расчетах за единицу была принята величина 44= 1);
R =_0,159 _ 1,53-ІО5Т

пли в расчете на единицу смещения, равную 1 см:

Пользуясь найденными приведенным способом значениями реакций опорных стержней от единичных смещений для всех че­тырех зональных рам (см. рис. Ѵ-14), по их расчетным схемам находим величины действительных смещений рам в указанных выше двух предельных расчетных предположениях по формуле (Ѵ.8) и по уравнениям (Ѵ.9) — (Ѵ.12). Зная величины действи­тельных смещений всех зональных рам, определяем действи­тельные значения углов поворота узлов Хп всех этих рам по формуле
= (Ѵ.зі)где Хі—величины углов поворота, найденные выше, для еди­ничных смещений зональных рам.После этого можно вычислить величины узловых моментов и поперечных сил по общеизвестным формулам Б. Н. Жемочкина1:

1 Б. Н, Же м очкин. Расчет статически неопределимых рамных систем. 
Способ угловых деформаций. ОГИЗ, 1931, формулы (13), (14), (65).

^ab [2Xa + Xb- 3 ^>ab \ . 

lab /
(V.32)

м»» = — ^ab [2Xb + Xa- “̂ 'ab \ . 

lab /
(V.33)

Qab ~
^ab 

lab
■(xn + xb- 

\
% a b \ 

lab /
(V.34)В этих формулах опущены члены M'ab и Qab, так как в рас­сматриваемых здесь расчетах общей прочности учитываются лишь узловые нагрузки. Местные воздействия нагрузки в проле­тах рассматриваются отдельно.По указанным формулам с учетом соотношения (V.7) усилия 
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в узлах 1 и 2 (см. рис. Ѵ-15) выразятся следующим образом.
Мъ = -(2X, + Х2 - '); (Ѵ.35)V *1 ~ *2 /«и = - 2і12 ( 2 Х2 + М - ; (Ѵ.36)

' I] -р /о ,

$12 = $и = - -ри- IМ + х2 - ). (V.37)
/і \ /і + h 1Вычислив по формулам (V.32) — (V.34) величины узловых моментов и поперечных сил для всех элементов рамы, можно построить эпюры моментов и поперечных сил для каждой рамы.Нормальные силы в узлах рамы определяются обычным спо­собом из условий равновесия по известным из предыдущих рас­четов величинам узловых нагрузок и поперечных сил. Например, для рамы № 1 из равновесия узла 1 (рис. Ѵ-19) находим

Nu = R + Qn, (V.38)
Ml = Qu- (V.39)

Рис. Ѵ-19. Схема к 
определению нор­
мальных сил в узле 
зональной рамы № 1

Путем таких расчетов по равенствам типа (Ѵ.38) и (Ѵ.39) находятся величины нормальных сил всех элементов рамы, пос­ле чего можно построить эпюру нормальных сил для рамы.Все виды реакций (моменты, поперечные силы и нормальные силы), передаваемых на бесконечно жесткие ригели от стоек ра­мы (бычков) и через ослабленные швами сечения, учитываются в сводных расчетах при подборе сечений ригелей.Пользуясь эпюрами моментов, поперечных сил и нормальных сил от влияния общего изгиба рамы в целом, т. е. результатами расчета общей прочности конструкции, можно для каждого рас­четного случая учесть эти результаты (по принципу независимо­сти действия сил) в сводных расчетах.Характерные эпюры моментов и поперечных сил от единич­ного смещения для одной из зональных рам изображены на рис. Ѵ-20.Приведенные выше в общем виде системы уравнений дефор­маций и формулы пригодны для вычисления расчетных усилий (моментов, поперечных сил, нормальных сил) для любой комби нации нагрузок, действующих на раму данной конструктивной 
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схемы в любой зоне сооружения. Этих общих данных вполне до­статочно для детального расчета рам такого типа на общую прочность в техническом или рабочем проекте гидроэлектро­станции.

Рис. Ѵ-20. Эпюры моментов М и попе­
речных сил Q от единичного смещения 

для зональной рамы

Случай расчета рам с 
абсолютно жесткими риге­
лями, не разрезанными тем­
пературными швами. В слу­чае абсолютно жестких ри­гелей в зональных рамах без ослабления их сечений температурными швами задача расчета общей проч­ности агрегатных секций гидроэлектростанций в на­правлении поперек потока сравнительно проста и сво­дится лишь к расчетам нормальных сил в стойках рам (бычках) и к переда­че этих сил па ригели рам 

Рис. Ѵ-21. Расчетная схема 
зональных рам № 1 и 2, 
имеющих верхние ригели 

конечной жесткости

как на простые балки или балки-стенки. Другие виды реакций от бычков (моменты и поперечные силы) в данном случае опреде­ляются расчетами на местные нагрузки (см. п. 32) и учитывают­ся в сводных расчетах при подборе сечений ригелей и бычков.Сравнительная простота расчетов общей прочности з таких 
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случаях позволяет здесь ограничиться лишь указанным выше об­щим замечанием о характере таких расчетов.
Случай расчета рам с ригелями конечной жесткости, спо­

собными изгибаться в своей плоскости. В данном случае-в отли­чие от предыдущего, в расчетных схемах рам необходимо учиты­вать по два независимых вертикальных смещения стоек (быч­ков), что соответствует наличию в этих рамах верхних ригелей конечной жесткости.Так, на рис. Ѵ-21 показана расчетная схема видоизмененных рам № 1 и 2, типовая схема которых была изображена на рис. Ѵ-15.С учетом указанных особенностей в конструкциях данных рам аналогично предыдущему составим две системы уравнений де­формаций к расчетам рамы по схеме, изображенной на рис. Ѵ-21, на два расчетных случая абсолютных вертикальных еди­ничных смещений стоек-бычков (Ді= 1 и Д2 = 1)-Составим сначала уравнения для единичного вертикального смещения крайнего бычка 1—4—7, т. е. Ді = 1, что соответствует соотношению относительных смещений обоих бычков:+ (Ѵ.40)где д[ — смещение бычка /—4—7;<4 — смещение бычка 2—5—8.2 Он -J- i12) Хх + z14X4 + ^12 Х2 = —; (Ѵ.41)2 ОЪ — z25 + z23) Х2 4- z12 Хі 4- z25 Х5 = ——I---- -у—- ; (V.42)
ч z22 014 Ч- *47 + О5) Хц 4- z14 Xj 4~ z47 Х7 4- z46 Х5 = —; (V.43)

2 015 “О *58 "T *5G Ж *2б) *5 4- z45 X4 4- Z58 X8 4- z52 X2 =— 3 *45 i_ 3 o3 zS8 . (y 44)Д ^22 (i-i + X, -F X4 + <„X8 = 4^ ; (V-45)
112 \ І„ + F,) X, X, + l., x, = ^4^ + ; (V.46)Z; Z2

[X2 — IX, — (ѴЛ7)Ч ' I? / /2 \ /2 / 4 \ 4 /
64 IX7 Xs - 4-) = Ri. (V.48)4 \ *1 /
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Решив полученную систему из девяти уравнений (V.40) — (V.48), найдем относительное значение реакции опорного стерж­ня в узле 1, умножив которое на принятую в уравнениях величи­ну условной единицы і0= — — 1, получим абсолютное значение величины Ri от единичного вертикального смещения Ді= 1 край­него бычка рамы.Аналогично составим вторую систему уравнений деформаций той же рамы на единичное вертикальное смещение Д2=1 бычка 
2—5—8: $2 - 1; (Ѵ.49)2(44 + 4г) М + 4Л+42*2 = (Ѵ.50)

Z12 (zB + ia + w Х2 Ч- Ч2X, + /25 Х5 = + ЛХІа ■ (Ѵ.51)2 (Z14 -j- Z47 + Z45) X4 4- Z14 Xl + V Z45 X5 — 1^2- ; (V .52) »1
(V.53)2 (Z45 + “ Z56 + Z25) ^5 + z45 -^4 ^8 ^8 "b z52 ^2 ~

_  3 64 Z45 . 3 og Z56 .
Z1 /2 (V.54)2 (Z„ + Z„ + w X8 + 1№ X} + is, X, = + IhiiL; (V.55)

*1 /2

— (x7 + V8 - = 0. (V.57)
Zi \ Zi /Решив систему уравнений (Ѵ.49) — (Ѵ.57), найдем аналогич­но предыдущему величину от единичного смещения:

^2 “ ь2 ~ 1 •Составим две системы уравнений деформаций на случай еди­ничных вертикальных смещений бычков рамы № 3 (Лі = 1 для бычка 1—4—7 и А2—1 для бычка 2—5—8), расчетная схема ко­торой показана на рис. Ѵ-22. Относительные вертикальные сме­щения бычков и других стоек рамы или соответствующие отно­сительные смещения ригелей обозначим
$12 °1> °23 = °2> °410 ~ °711 = °з!

оП8 = о1о5 = о4; ogl3 = о512 = о5; о12б = о139 = 0g.
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В соответствии с этими обозначениями сначала запишем гео­метрические соотношения между этими смещениями, соответ­ствующие случаю Ді = 1, и затем составим уравнения деформаций для этого случая:
(Ѵ.58)— о2;= 1; (Ѵ.59)

(Ѵ.60)

Рис. Ѵ-22. Расчетная схема 
зональной рамы № 3, имею­
щей верхний ригель конеч­

ной жесткости

2 (/'12 4" Z14) -^1 z12 -^2 4“ Z14 ^4 —  11—iS- ; (V.61)
Z1

2 fe /25 + /23) /в X, + X5 = + Jhp. ; (V.62)
Z1 Z2

2 (/w . /« + z«.) x4 + z14 x, i„ x, + /410 хи = ЛЬіі»; (v,63) 
z3

2 (z410 П' z1011 T 4оэ) X10 z410 -^4 + 1*1011 -^11

_ 3 ^'3 Z‘1O4 I 3 Zlo5

~ ~ h r li

Z105 ^5

(V.64)

2 (z'.,10 i Z58 I Z52 i Z512) -^5 4 z510^10 i Z58^8 4“ Z52 -^2 4~

І“ z'.512 ^12
1 З/510 ^4 j 3Z5i2 ^5 .

/4 ’ ‘ /5 ’ (V.65)

(Z125 4 ' Z1213 ’ i z12g) ^-12 4- z125 ^5 4~ z1213 ^13 — -1—--- - 1^21 • .66)
/5 z82 (/,, T 'ш) x, -4- ir. M -I- imXu = . (V.67)
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Vll7 4' AllO . Alb) -^11 П *117 ^7 “b *1110 *Ю 4 418 8 —

__  3 ^3 417 q 3*118 \ . у gg) 

A A

2 (is- 4- i8114- z813) X8 4- z85 X5 4- *8n ^ii 4" Z8i3 -^13 —

-— 4І81!С±_ I 6Ai3 °6 . тут gg\

h h
2 (*’138 4- *1312 4- *13э) X13 4- *138 ^8 4“ *1312 ^12 = ^“-5 4 ; (V.70)

2 ?2 J 61] 26 і у 2 Og -  Т/ іТ ѵ 12~ ~Тб!
“(^із—-^W^i; (Ѵ.7і) А \ А .

6/813 і' V I V 2 Од 61512 ш + х,^уЛ)_ 

\ *5 /4
С8 л ' 13 А ) /б

61-23 / V 2 0-2— ----------- - 1А \ А ) = (Ѵ.72)
--- бі'із

А
(х, + х2 — —\ А ! А А10 + х5- ^\-

--6-4Чмі+х8--
*4 \

—4-)-/?і; (Ѵ.73)А /
---  6t'i-2

*1
(Хі4-Х2 -\ А / А / ѵ і ѵ 2 03 \

^■4 4“ Л10
\ *3 /

- I x,+xu - 44=(v-74) 

*3 *3 /Решив систему из 17 уравнений1 (V.58) — (V.74), найдем ве­личину реакции Лі опорного стержня в узле 1 от вертикального единичного смещения (Ді = 1) крайнего бычка 1—4—7.

1 Рщчет общей прочности рамы по рис. VJ22 без значительного ущерба 
для точности можно упростить и свести его к решению более простой рамы 
По пас. Ѵ-21, если влияние висячих бычков 10—11 и 12—13 приближенно учи- 
ті.ізагь отдельно как местное воздействие.

Случай единичного смещения бычка 2—5—8 (Д2 — 1)• Аналогично предыдущему составляем уравнения деформаций:°з 4~ °4 — Gi’ (V.75)о5 4- ^6 = V, (V.76)о2=1; (V.77)2(/к + /и) Х^^ + ^Х^ (V.78)
*12 (4: + <» + W X, + х, + Х„ = ; (Ѵ.79)

/1 *2
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2 (z'14 4“ *47 4" Z41o) -^4 4" 44 Kx 4~ z47 24 4" Z410 -^10 —

2 (z4io 4- ^ioii 4- 4оэ) *10 4- 4ю24 4” zioii 2CU 4~ Иоз 2i5 —
3 °3 *104

4

(V.80)

(V.81)
3 4 *105 .

/4 ’

2 (z510 4- z58 4- z52 4" Z512) 2C5 4- *510 2G.0 4" *58 *8 4~ *512 X12 4- *52 24 —

3 *4 *510
4

3 O5 *512 .

4
(V.82)

2 (zi25 4- *1213 4“ *120) *i2 4- z'i25 2^5 4” *1213 -^із — 125 4 7~ > (V.83)
/5 *6

2 (z74 4" *711) 2d 4- z74 2^4 4“ *7ii 2di — —— » (V.84)
*3

2 (417 4" *1011 4- *'ii8) 2Cn 4- *117 2C7 + *шо 2C10 4- z’ii8 ^8 —
= + ЗМш. (V85)

4 4
2 (*85 4- *811 4~ *81з) 2C8 4" *85 *5 4- *811 2^11 4“ *813 2^3 =

__  3^4*811 I 3o6I813 . -
-—------- Н-—---- , (V.86)

/4 /5

2 (zi38 4- zi3i2 4- 4зэ) 2C13 4- zi38 2C8 4- ^312 2C12 == ЗѴіз^ -3JV139 . ,v
5 «6

=_6*23_ !X _
/2 \

2 02 \

/2 J
6*126 
4

I Y 2 4 \4is d’
6*139 [ v

7 У^13 '
*6 \

_ 2 4
4 у (V.88)

— 6*512 
^5

^X54-X12-
h /

6t'8i3
4 4- 2f13 — 2 V

4 ;
I —

6i ;
/2

~(2C2- 2 4'
4 /

= 2?2» (V.89)

6*12
^1

■ (x1 + x2_.24 \
4 )

6*105 
4

(x10±xs- 0л \

4 /
—

_ 6*118 

/4
^2Cn 4- ■^8- = 0;

4 /
(V.90)

— 6*12
4

- ( 2G4-2G- 2 4 \
4 /

6*410 
4

^4 4” 2C10 2 4 '
4 ;

— (x, 4. xu — = 0. (V.91)
^3 \ /3 J
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Решив данную систему из 17 уравнений (V.75) — (V.91), най­дем величину ^2 от единичного смещения Д2=1. Составим те­перь две системы уравнений деформаций на случаи единичных вертикальных смещений бычков рамы № 4 (Ді = 1 для бычка 
/>—4 и До=1 для бычка 2—5), расчетная схема которой изобра­жена на рис. Ѵ-23.

Рис. Ѵ-23. Расчетная схема зональной рамы 
№ 4, имеющей верхний ригель конечной жестко­

сти

Случай Ді = 1: + S2 = Ь (V.92)2 Он + ZuXi-p 5 (Ѵ.93)- Х2 + ік Хг + /я Х6 = -г ; (V.94)
/1 /22 ('41 + '«) Х4 + X, + <43 Xs = ; (V.95)

fl2 Xs + X, + /и Х4 = 3У'4^ + ; (Ѵ.96)
/1 4 2—k J Х2 _ і _ Jjk ! х5 — —к (Ѵ.97)

ІХ, + Х2 - XL*') - -6к I + X, - '] =/?,. (Ѵ.98)
Zi , Іі \ ІіСлучай Д.2 = 1 ’ о2 = 1; (Ѵ.99)2 (іи + /,2) X, 4- ,м Х4 + 'і2 Х2 = 3--^; (V. 100)

Zi2 (42 + - '2з) Х2 + Оз Хх + Х5 = ; (ѵ. 101)
/1 /22 ('41 + '») х. 4- '1: Xt 4- '43 X, = ; (ѵ. 102)

11
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2 fe + <я + X. + X2 + iuXt = -30^ + ; (V. 103).гДД. | X2 — Ы1 \ XHl / x5--Ы= 1 = Д,; (V.104)
/2 ' /2 / h \ к } “

IX, + x2-V)-Ixt + X„- ) = 0. (V.lOb)Д \ ‘1 ! h /Решив последние две системы уравнений (V.92) — Со.98) и (V.99) — (V.105), найдем величины реакций Ri и R2 в опорных стержнях от единичных вертикальных смещений бычков А; = 1 и Дг = 1-После этого, руководствуясь принятым ранее порядком расче­та рам, для приближенного учета относительных перекосов быч­ков определяем величины действительных вертикальных смеще­ний бычков всех четырех зональных рам в двух предельных пред­положениях о характере линейной зависимости величин этих смещений:а) при параллельной относительной осадке бычков;б) при взаимных перекосах бычков от неравномерных оса­док в их плоскостях.При этом подчинение смещений этим линейным законам при­нимается для каждого бычка независимым с использованием ве­личин реакций Ri и R2 от единичных смещений, найденных путем совместного решения уравнений деформаций зональных рам.В соответствии с этим величины действительных вертикаль­ных смещений первого (крайнего) бычка ог' и второго быч­ка съ для каждой z-й зональной рамы определяются по общим формулам
°/ = 41 “В °12’ (Ѵ.106)°/ = о22 4- о21, (V.107)где 6ц и бі2 — смещения первого бычка от нагрузок Р л Р2;621 и 622 — смещения второго бычка от тех же нагрузок.Величины смещений, входящие в правые части равенств (Ѵ.106) и (Ѵ.107), выражаются формулами:

(V.108)
AiЫ = <ѵ-109)

= (Ѵ.по)
А 2

°21 — 41 ♦ (V. Ill)
AlВ равенствах (V.108) — (V.l 11) •величина бі2 предо являет собой смещение первого бычка от воздействия единичного сме- 
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щепля второго бычка (при 62= 1), как это следует из условий системы уравнений (V.49) —• (V.57).Соответственно и величина 621 представляет собой смещение второго бычка от единичного смещения первого бычка (при Ді = — 1). определяемое из системы уравнений (Ѵ.40) — (Ѵ.48).Указанным способом можно выполнить расчет смещений каж­дой отдельной зональной рамы, если не требуется более точного расчета с учетом взаимных перекосов бычков.Здесь нет надобности приводить описание дальнейших рас­четов этих рам (расчеты углов поворота узлов, реакций и уси­лий). поскольку способы таких расчетов достаточно освещены ниже в случае расчета с учетом взаимных перекосов бычков.Особенности же расчетов прочности зданий ГЭС (а также и любых других сходных конструкций) на условия взаимного пе­рекоса бычков проще (и полезнее для практических целей) пока­зать на примере расчета.
Рассмотрим случай расчета первой зональной рамы типа № 4 (см. 

рис. Ѵ-23), объединяемой бычками в системе из четырех зональных рам та­
кого же типа (см. рис. Ѵ-16).

Исходные данные для расчета этой рамы примем следующие:

=/2 = 13,8 лі; Я=14,45лі; Рг - 468 Т\ Р2 = — 127 Г.

За условную единицу7 принята погонная жесткость бычка 1—4\

‘"-1- н
1 800 000'6,62 

— = 825 000 тм.
14,45

чяе относительные погонные жесткости:
/12 = /23 = 7,8; /45 = г56 = 2,5;

Подщазив эти исходные данные в системы 
(Ѵ.99і — іѴ.105), получим следующие величины 
лов поворота и реакций:

а) при смещении Ді = + 621 = 1

t26 =1,72.

уравнений (V.92) — (V.98) и 
единичных смещений, уг-

он = 0,64; о21 = 0,36; Хц = 0,0433;

Х21 = 0,0378; Х41 = 0,0330; Х51 = 0,0294;
Ри = 0,07375; абсолютная величина ^11а = 60 820 Т\

б) при смещении Д2 = $22 = 1

?712 = 0,686; й, -= Г. Х12 = 0,0322; Х22 = 0,0726;

Х42 = 0,0296; Х62 = 0,0533; = 0,3452;
абсолютная величина R^;i - 284 670 Т.

Для расчета действительных смешений бычков при их взаимных пере­
косах з системе из четырех зональных рам в табл. 33 приведены сводные 
исходные данные. Обозначения величин в таблице приняты в соответствии 
с формулами (V.9) — (V.12).

Пользуясь данными табл. 33, находим независимые (по каждому бычку 
отдельно) смещения бычков от действующих на них нагрузок Р1 и Р1 по 
формулам (V.12'), (V.12) и (V.11).
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По бычку /:
265 800 • 201 000 — 4268 • 9 800 000 л пппог?

К = ---------------------------------------------------- —-----= 0,00026;
265 800 • 530 900 000 — 9 800 ООО • 9 800 000

4268-0,00026-9 800 000
= --------------------------------------= 0,0065;

11 265 800
о21 = 0,0065 + 0,00026-27 = 0,0135;

Взі = 0,0065 4- 0,00026-49 = 0,0193;
S41 = 0,065 + 0,00026-67 = 0,0239.

Здесь первые индексы показывают номер рамы, а вторые — номер на­
грузки, совпадающий с номером бычка.

По бычку 2:
— 108 000-1 251 000 + 2227-46 500 000

__ ____________________________ -__ !---------—------ ---------------------------------- —

1 251 000-2 528 000 000 — 46 500 000-46 500 000
-2227 4-0,000102-46 500 000

Оч п — [ 0 у 00212 1 251 000

0,000102;

§22 = 0,002 —0,000102-27 = —0,00075;
о32 = 0,002 —0,000102-49 = —0,003;
о42 = 0,002 — 0,000102-67 = —0,00485.

Средние величины параллельных смещений бычков определяются как 
полусуммы крайних величин. Так, в данном случае получим:

для первого бычка о0 = 0,5 (0,0065 4-.0,0239)'= 0,0152;

для второго бычка о0 = 0,5 (0,002 — 0,00485) = — 0,001425.

Вычисленные здесь независимые смещения обоих бычков всех четырех 
зональных рам соответствуют расчетным нагрузкам и подчинены линейным 
законам.

Окончательные значения смещений всех этих рам под воздействием рас­
четных нагрузок можно получить по формулам (4.106) — (V.111), пользу­
ясь вместо нагрузок найденными выше независимыми смещения­
ми от расчетных нагрузок ' (<4 і и 5/ 2) в качестве эквивалентных расчетных 
воздействий, т. е. расчет на нагрузки приводится к эквивалентному расчету 
на независимые смещения.

Таким образом, окончательные величины смещений і-й зональной рамы 
выразятся общими формулами (Ѵ.112) и (Ѵ.ШЗ):

смещение бычка 1 ^11^1 + ^12^2, (\.П2)

смещение бычка 2 °/ ~ $22 <++ $21 4і, (Ѵ.113)

где Ъ;! и Ъ; 2 — независимые смещения і-й рамы от воздействия смеще­
ний первого и второго бычков;

о1Ъ ^22 и $21 — соответствующие единичные смещения той же рамы.
Так, для первой рамы эти формулы принимают вид:4 — Оц Ьц 4“ 012 012:смещение бычка 7 (V.112')

смещение бычка 2 <4 — Ѵ2 012 4- О21 Гц. (Ѵ.113')
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Тогда, продолжая пример расчета первой рамы, получим 
о' = 0,64-0,0065 4- 0,69-0,002 = 0,00554; 

uj = 1-0,002 4-0,36-0,0065 = 0,00434.

Аналогично находим углы поворота узлов рамы 
(Ѵ-114) для п-го узла t-й рамы:

^пі -- Хпі Ъц 4- Хп2 oZ2;

по общей формуле

где „2 — углы поворота n-го узла от единичных 
/ и 2.

(V. 114) 
смещений бычков

Так, для первой рамы получим:
Хи = Хи оц -(-Хи о12 0,0433-0,0065 4- 0,0322-0,002 = 0,000346;

Х21 = Х21 Оц 4- Х22 о^2 = 0,0378 • 0,0065 + 0,0726 -0,002 - 0, 09д39 1:

Х41 = Х41 их1 4- Х42 О12 = 0,033-0,0065 4- 0,0296-0,002 = 0,000274;

Х51 = 0,0294•0,0065 4- 0,0533• 0,002 = 0.000298
Определим относительные значения узловых моментов первой гамы по 

формулам (V.32) и (Ѵ.ЗЗ) и проверим равновесие узлов:
, 3-0,00554^

М12 -2-7,8 2-0,000346 4- 0,000391 —-------------- - 0,00192;
\ 13,8/

М14 -2-1 (2-0,000346 4-0,000274) =—0,00193; |
2 Мх = 0,00192 — 0,00193 0;

' 3-0,00554 \
М21 = -2-7,8 2-0,000391 4-0,000346—---- - = 0,0012;\ 13,8 /

ЛІ23 —
3-0,00434 \ 

2-0,000391—-------------------= 0,00252;
13,8 /

^45 =

М54 =

М25 = —2-1,72 (2-0,000391 4-0,000298) = — 0,00372;
2М2 = 0,0012 4- 0,00252 — 0,00372 = 0;

М41 = — 2 -1 (2-0,000274 4- 0,000346) = — 0,00179;
/ 3-0,00554 \

-2-2,5 2-0,000274 4-0,000298—------ ----- = 0,00179;
\ 13,8 /
2Л14 = —0,00179 4~ 0,00179 = 0;

/ 3-0,00554 \
— 2-2,5 2-0,000298 4-0,000274 —------ L---------= 0,00165;

\ 13,8 /
М52 = — 2-1,72 (2-0,000298 4-0,000391) = — 0,0034;

3-0,00434 \ 2-0,000298— J-----------------= 0,00175;
13,8 /

2М5 = 0,00165 — 0,0034 4- 0,00175 = 0;
Найдем абсолютные значения моментов:

ЛІ12 = 0,00192 /14 = 0,00192-825 000 = 1585 тм = —Mlt;
М21 = 0,0012-825 000 = 990 тм;
Л423 = 0,00252-825 000 = 2080 тм;
М2Ъ = — 0,00372-825000 = — 3070 тм;
Мц = — 0,00179-825000 =— 1478 тм = — М49;
Л464 — 0,00165-825 000 = 1360 тм;
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M52 = — 0,0034-825 000 = — 2803 тм;
М5в = 0,00175-825 000 -= 1443 тм.Поперечные силы можно вычислить по формуле (V.34). Пос­ле этого можно построить эпюры моментов и поперечных сил.Приведенным здесь способом можно рассчитать все зональ­ные рамы.Нормальные силы вычисляют по обычным формулам типа (V.38) и (V.39), после чего можно построить эпюры нормальных сил.Полученные эпюры моментов поперечных и нормальны?; сил затем используют в сводных расчетах совместно с усилиями из расчетов на местные нагрузки.

34. ОСОБЕННОСТИ РАСЧЕТА ОБЩЕЙ 
ПРОЧНОСТИ ОБЫЧНЫХ (НЕСОВМЕЩЕННЫХ)

ЗДАНИЙ ГИДРОЭЛЕКТРОСТАНЦИЙРасчеты общей прочности зданий обычных гидроэлектро­станций в принципе ничем не отличаются от приведенных выше -расчетов зданий совмещенных гидроэлектростанций.Некоторые же их конструктивные особенности в связи с от­сутствием водосбросов отражаются лишь на расчетных схемах зональных рам (рис. Ѵ-24).

Рис. Ѵ-24. К расчету здания гидроэлектростанции обычного (не­
совмещенного) типа па общую прочность

а—поперечный разрез здания гидроэлектростанции по оси агрегата; В — разрез по I—/ (зональная рама № 1); в — разрез по II—II (зональная pj- ма № 2); г — разрез по III—III (зональная рама № 3)
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Число зональных рам на рис. Ѵ-24 показано также меньшее (три вместо четырех), что не является обязательной отличитель­ной особенностью, так как этот тип здания гидроэлектростанции можно разделить на четыре, даже на пять расчетных зон (на рис. Ѵ-24, а показано пунктиром).Как видно из расчетных схем зональных рам, их расчет бу­дет аналогичен приведенным выше расчетам двухочковых рам, изображенных на рис. Ѵ-Г8 и Ѵ-23.Аналогично конструкциям совмещенных зданий гидроэлект­ростанций в конструкциях обычных гидроэлектростанций также возможны случаи как абсолютно жестких верхних ригелей зо­нальных рам, так и ригелей конечной жесткости.

обычного типа

Поэтому расчеты зо­нальных рам обычных зда­ний гидроэлектростанций на единичные смещения могут производиться соот­ветственно по системам уравнений (Ѵ.27) — (Ѵ.ЗО) или по системам (Ѵ.92) — (Ѵ.98), (Ѵ.99) —(Ѵ.105).Величины действитель­ных смещений бычков при их параллельных осадках можно определять по фор­муле (Ѵ.8).Расчеты смещений с уче­том взаимных перекосовбычков также выполняются аналогично таким же расчетам зда­ний совмещенных гидроэлектростанций, но с учетом меньшего числа зональных рам (рис. Ѵ-25).В соответствии с этим расчет этих смещений производится по формулам типа (Ѵ.9) — (Ѵ.12).
35. РАСЧЕТ ЗДАНИЯ 
ГИДРОЭЛЕКТРОСТАНЦИИ 
НА ОБЩУЮ ПРОЧНОСТЬ 
В НАПРАВЛЕНИИ ВДОЛЬ ПОТОКАОсновными конструктивными элементами, обеспечивающими общую прочность (жесткость) здания гидроэлектростанции в направлении вдоль потока, являются бычки, которые вместе с монолитно примыкающими к ним участками перекрытий и фун­даментной плиты представляют собой систему из жестких дис­ков-бычков, часто имеющих поперечные сечения сложных много­тавровых очертаний (см. рис. Ѵ-14, б—г).Каждый жесткий диск-бычок в отдельности или вся система бычков, входящих в здание гидроэлектростанции, в практиче-
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Рис. Ѵ-26. Эпюры 
вертикальных на­
грузок и усилий от 

них
а — эпюра нагрузки бетона блока; б— эпюра нагрузки во­ды в блоке; в — эпю­ра реактивного дав­ления грунта; г — эпюра противодав­ления; д — эпюра по­перечных сил; е— эпюра моментов 
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ских расчетах рассматриваются как статически определимые брусья сложных сечений (или совокупность брусьев в расчетах здания в целом).Характеристика расчетных нагрузок, действующих на бычки (собственный вес, давление воды, реакция основания, реакция анкерного понура и пр.), как воспринимаемых непосредственно бычками, так и передаваемых па бычки через реакции примы­кающих конструкций, дана в главах I, III и в пп. 31, 33 данной главы.Ниже приводятся краткие сведения о некоторых практиче­ских приемах расчета усилий в сечениях бычков.В основном эти усилия определяют, как это принято для ста­

рее. Ѵ-27. Построение эпюр нормальных сил и 
тальных нагрузок

а — схема фундаментной плиты с горизонтальными реактивного давления грунта; ь — эпюра нормальных
моментов от горизон-

нагрузками; б — эпюра сил; г — эпюра моментов
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тически определимых систем, по внешним нагрузкам, действую­щим на отсеченные части конструкции (исходя из условий рав­новесия). Для детальной характеристики усилий в любом сече­нии бычка обычно -строят эпюры нагрузок и внутренних усилий в -сечениях. Примерный характер эпюр вертикальных нагрузок и усилий от них показан на рис. Ѵ-26.Подсчеты для построения таких эпюр не представляют прин­ципиальных трудностей, но довольно громоздки и трудоемки из-за большой сложности конструкций. Поэтому для обеспече­ния нужной точности подсчетов их полезно выполнять в виде не­зависимых, взаимно контролируемых вычислений ординат эпюр ходом справа налево и обратным ходом слева направо.Подсчеты усилий от горизонтальных внешних сил (давление воды, силы трения в сопряжении с основанием, давление земли на зубья и пр.) также обычно сводят в эпюры нормальных сил и моментов, вызываемых эксцентрицитетами нормальных -сил. Примерный характер этих эпюр показан на рис. Ѵ-27.По найденным указанным путем (из расчета на общую прочность в направлении вдоль потока) суммарным усилиям в расчетных сечениях бычков (вместе с примыкающими к ним участками перекрытий и фундаментной плиты) определяют на­пряжения в этих сечениях.Полученные таким расчетом усилия совместно с усилиями, найденными из расчетов на местные нагрузки и из расчетов на общую прочность в направлении поперек потока, учитывают при суммировании напряжений от местного и общего изгиба конструкций, а также и при подборе расчетной арматуры.
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ГЛАВА J РАСЧЕТЫ УСТОЙЧИВОСТИ 
И ПРОЧНОСТИ шлюзов

36. типы СУДОХОДНЫХ ШЛЮЗОВ 
И ИХ ОСНОВНЫЕ ЧАСТИСудоходные шлюзы служат для преодоления судами сосредо­точенных падений уровней воды на гидроузлах и искусственных водных путях. Суда переводят из верхнего бьефа в нижний и обратно через шлюзные камеры, уровни воды в которых вы­равнивают в соответствующей последовательности с уровнями верхнего и нижнего бьефов (рис. ѴІ-1).

Рис. ѴІ-1. Схематические продольные разрезы шлюзов 
а — однокамерного; б — трехкамерного; / — ворота; 2 — стенка па­дения; 3—боковой водослив; Яш—напор на шлюз; /Гк—напор на камеру; V — сливная призмаОбщая схема судоходного шлюза зависит от числа камер в нехм и их взаимного расположения. По числу камер последова­тельного шлюзования пудов шлюз может быть однокамерным (рис. ѴІ-1,а), двухкамерным, трехкамерным (рис. ѴІ-1, б) и т. д. При наличии в шлюзе нескольких камер последовательного шлюзования его называют многокамерным. Такие шлюзы назы­вают также многоступенчатыми.
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Наиболее распространенным типом шлюза является однока­мерный, при котором суда преодолевают в одной камере весь перепад от уровня верхнего 'бьефа до уровня нижнего бьефа или весь напор на сооружение.Многокамерные шлюзы строят в тех случаях, когда по водо­хозяйственным, топографическим, геологическим или технико­экономическим условиям необходимо уменьшить напор на от­дельную камеру шлюза. По этим условиям наибольший напор на однокамерный шлюз на мягких грунтах не превысил к на­стоящему времени 22 м, тогда как на скальных грунтах постро­ено несколько однокамерных шлюзов с напором 25—30 м, а в одном случае даже более 40 м.По числу камер параллельного (одновременного) шлюзова­ния судов шлюзы могут быть однониточными, двухниточными и т. д. Двухниточные, или, как их иногда называют, парные, шлю­зы строят на судоходных реках со значительным грузооборо­том. По компоновочным или геологическим условиям отдельные нитки шлюзов иногда располагают на некотором расстоянии, независимо одну от другой. Часто строительство второй нитки откладывается на время, когда грузооборот превысит пропуск­ную способность первой нитки шлюзов. В этих случаях каждая нитка шлюзов может рассматриваться в статическом отноше­нии как отдельный шлюз.Основными частями судоходных шлюзов (рис. ѴІ-2) являют­ся камеры, головы и причально-направляющие сооружения в подходах1.

1 Причально-направляющие сооружения шлюзов по условиям статической 
их работы на внешние нагрузки близки к безнапорным портовым гидротехни­
ческим сооружениям [і12], поэтому способы их расчета в данной книге не рас­
сматриваются.

Рис. ѴІ-2. Схематический план шлюза с подходными каналами 
1— верхний подходный канал; 2 — нижний подходный канал; 3 — ка­мера шлюза; 4 — причальные линии; .5 — направляющие палы; 6 — верхняя голова; 7 — нижняя головаГоловами называются подпорные сооружения, отделяющие камеры шлюзов от верхнего и нижнего бьефов, а в многокамер­ных шлюзах — также камеры последовательного шлюзования одну от другой. Голову шлюза между верхним бьефом и каме-­
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рой называют верхней, между камерой и нижним бьефом — нижней, а между смежными камерами многокамерных шлю­зов— средней. Головы, которыми длинные камеры шлюзов иног­да разделяются на две части для уменьшения потерь воды и ус­корения шлюзования малых судов, называют промежуточными.Головы шлюзов (вместе с их оборудованием) поддерживают разность уровней воды в смежных бьефах и камерах, а также обеспечивают пропуск судов через ворота шлюзов в камеру или из нее при выровненных уровнях воды. На головах .размещают полностью или частично, в зависимости от системы питания, водопроводные устройства для наполнения и опорожнения ка­мер, аварийно-ремонтные заграждения и вспомогательное обо­рудование, а также пульты управления.Верхние головы шлюзов, как правило, устраивают со стенка­ми падения (см. рис. ѴІ-1), благодаря которым уменьшаются высота верхних ворот и причально-направляющих сооружений верхнего подхода, а также объемы работ по верхнему подходно­му каналу. Средние головы многокамерных шлюзов устраивают всегда со стенками падения, а нижние и промежуточные головы по условиям пропуска через них судов не могут иметь стенок падения. Верхние и средние головы со стенками падения по своей конструкции значительно отличаются от нижних, тогда как верхние головы без стенок падения почти подобны нижним.На современных крупных шлюзах головы возводят только из железобетона и армированного бетона, а ворота и затворы дела­ют металлическими. При этом во избежание перекоса ворот, особенно двухстворчатых, на нескальных грунтах устои голов всегда жестко связывают .неразрезной фундаментной плитой- днищем.Габаритные размеры камер шлюзов — полезная длина каме­ры £к> полезная ширина камеры Вк и полезная (наимень­шая) глубина на королях шлюза Sk —определяются размера­ми размещаемых в них расчетных составов судов.В конструктивном отношении камеры шлюзов являются по существу отрезками канала, ограниченными по концам голова­ми и огражденными в поперечном сечении стенами и днищем, допускающими возможность быстрого изменения уровня воды в них. В камерах шлюзов располагают причальные устройства, обеспечивающие надлежащую установку и безопасное верти­кальное перемещение судов при шлюзовании.Камеры шлюзов могут иметь откосные или вертикальные стены. Однако откосные стены трудно предохранить от ополза­ния при быстром и частом изменении уровня воды в камере. Кроме того, при таких стенах сливная призма имеет больший объем. По этим причинам откосные стены применяют в настоя­щее время только на малых реках с небольшим грузооборотом и напором на шлюз до 2—2,5 м.
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На речных же гидроэнергетических узлах сооружений и ма­гистральных водных путях камеры шлюзов строят только с вер­тикальными или близкими к ним стенами.При нескальных грунтах основания в современных шлюзах применяют два основных типа камер:а) с отдельно стоящими стенами того или иного типа и во­допроницаемыми днищами (рис. ѴІ-3, а);б) со сплошными, практически водонепроницаемыми, желе­зобетонными днищами, жестко связанными со стенами (рис. ѴІ-3,б).При водопроницаемом днище камеры каждая из голов шлю­за—верхняя, средняя или промежуточная, нижняя — являются в фильтрационном отношении самостоятельным подпорным со­оружением, воспринимающим напор, равный наибольшей раз­ности уровней воды перед и за этой головой. Соответственно этому каждая из голов должна иметь самостоятельный доста­точно развитый подземный фильтрационный контур (рис. ѴІ-4).Подпорными сооружениями являются в данном случае и стены, под которыми при наполненной камере происходит филь­трация в обратную засыпку стен; при последующем же опорож­нении камеры фильтрация воды происходит из обратной засып­ки в камеру. Такие условия фильтрации вызывают необходи­мость устройства достаточно развитого подземного контура и у стен камер (см. рис. ѴІ-3, а).При сплошных железобетонных днищах фильтрации воды в камеры и из них при последовательном их наполнении и опо­рожнении не происходит, и камеры являются практически во­донепроницаемыми коробками, работающими только на пере­менное гидростатическое давление воды. При этом в фильтра­ционном отношении подпорным сооружением, воспринимающим напор воды, равный разности уровней верхнего и нижнего бье­фов, является шлюз в целом, в подземный контур которого вхо­дят в данном случае и головы, и камеры шлюза.И с технической, и с эксплуатационной стороны камеры со сплошными днищами являются наиболее совершенными и на­дежными. Поэтому отказ от сплошных днищ оправдан лишь в том случае, если для возведения камер шлюзов с отдельно стоя­щими стенами той или другой конструкции и водопроницаемыми днищами требуются заметно меньшие строительные затраты.Анализ ряда проектных материалов показывает [13], что при среднем значении расчетного коэффициента сдвига бетонных стен по грунту основания из супесей и суглинков f=tg Ф«0,3 целесообразным пределом применения отдельно стоящих арми­рованных бетонных и железобетонных стен камер можно счи­тать их свободную высоту (над дном камеры), равную /7ст^0,5, где Вк — ширина камеры.Наибольшая относительная высота возводившихся отдельно 
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стоящих стен камер на песчаных грунтах (при tgф = 0,4) с водо­проницаемыми днищами составляла — 0,6.Наибольший напор на камеру шлюза Нк , при котором еще целесообразно возводить отдельно стоящие бетонные или желе­зобетонные камерные стены с водопроницаемым днищем между ними, может при предварительном проектировании приниматься равным Як = аВк-(5к + а), (VI.1)где а—коэффициент, значение которого можно принимать равным а= 1,5 tg^;
Вк —ширина камеры;
Sk —глубина на короле;

а — запас верха стен над наивысшим расчетным уровнем воды, принимаемый обычно в пределах 1—2 м.При наиболее распространенных на наших водных путях ши­ринах камер 18 и 30 м и отвечающих им глубинах на королях значение Нк , получаемое по формуле (VI.1), не превосходит (при tgty'C 0,4) соответственно 6 и 12 м.Этим объясняется то, что почти на всех построенных за по­следние 30 лет в СССР судоходных шлюзах на нескальных основаниях железобетонные конструкции камер запроектирова­ны и осуществлены со сплошными днищами. Из шлюзов, имею­щих армированные бетонные стены, исключение в этом отноше­нии составляют только шлюзы с напором до 6 м, у одного из ко­торых стены камеры имеют к тому же свайное основание.В связи с изложенным практические методы статического расчета голов и камер шлюзов излагаются ниже применительно юлько к конструкциям их со сплошными железобетонными дни­щами.
37. ФИЛЬТРАЦИОННЫЕ СХЕМЫ 
И НАГРУЗКИОбщие фильтрационные схемы шлюзов различны при распо­ложении камер шлюзов в плане по отношению к напорному фронту гидроузла в верхнем и нижнем бьефах.Шлюз, расположенный в нижнем бьефе гидроузла, пред­ставляет собой при сплошных, практически водонепроницаемых днищах камер в фильтрационном отношении замкнутую короб­ку, которую фильтрационный поток обтекает: снизу — при на­порном движении воды под ней, сбоку — при 'безнапорном дви­жении воды в обход сооружения (рис. ѴІ-5). При этом в слу­чае отсутствия специальных дренажных устройств уровень фильтрационных вод в обратной засыпке однокамерного шлю­за постепенно понижался бы от уровня верхнего бьефа у верх­ней головы до уровня нижнего бьефа у нижней головы и стоял бы за стенами камер очень высоко. Так как это сильно утяже-
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Рис. ѴІ-3. Поперечные разрезы камер шлюзаа —с отдельно стоящими стенами и водопроницаемым днищем; б — со сплошным водонепроницаемым днищем, жестко связанным со стенами
Huub. У85

Рис. ѴІ-4. Продольный разрез шлюза с водопроницаемым днищем/ — шпунтовые ряды; 2 — крепление на обратном фильтре

Рис. ѴІ-5. Фильтрационная схема 
шлюза со сплошным днищем и без 

дренажа за стенками камеры 
а — план; б — продольный разрез 
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ляет конструкции камер, а суммарная длина голов и камер шлюза со сплошными днищами обычно значительно превышает безопасную длину пути фильтрации под ним и в обход его, за стенами камер шлюзов со сплошными днищами, как правило, устраивают открытый или закрытый дренаж. Такой дренаж удерживает грунтовые воды на определенном уровне, промежу­точном между уровнями верхнего и нижнего бьефов.При небольших колебаниях уровней нижнего бьефа дренаж за стенами камеры однокамерного шлюза со сплошным дни­щем обычно располагают у нижних голов немного (на 1 —1,5 м) выше наивысшего уровня этого бьефа. В средних камерах мно­гокамерных шлюзов со сплошными днищами дренаж чаще всего располагают также несколько выше наивысшего уровня воды в нижележащей камере.При больших колебаниях уровня нижнего бьефа речных гид­роузлов осушение камер шлюзов для ремонта часто предусмат­ривают только при летне-осенних и весенних уровнях относи­тельно частой повторяемости. Из расчета на эти уровни устра­ивают и нижние ремонтные заграждения. В таких случаях дре­наж обычно располагают на уровне верха ремонтных загражде­ний (рис. ѴІ-6), допуская его затопление паводками редкой по­вторяемости; устройство дренажа на более низком уровне за­трудняет его осмотр и ремонт и не облегчает статической ра­боты стен камер в наиболее тяжелом ремонтном случае.

Рис. ѴІ-6. Схема расположения дренажа за 
стенами камеры при большом колебании уров­ня нижнего бьефаДренажи обычно устраивают с уклонохм 1 :200— 1 :500 в сто­рону нижнего бьефа, чтобы в них не застаивалась вода.При наличии дренажа условия фильтрации вокруг верхней головы различны в случае расположения ее в выемке судоходно­го канала или в теле напорного земляного сооружения — плоти­ны или дамбы. В первом случае дренаж шлюза собирает фильт­рационную воду по всей его длине (рис. ѴІ-7, а), во втором случае — преимущественно у верхового конца, так как фильт­рующая через тело земляного сооружения вода перехватывает­ся его дренажем (рис. ѴІ-7, б).Величины фильтрационного давления под головой, расходы и направление фильтрационного потока, а также выходные
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градиенты его могут быть в данном случае достаточно точно определены только методом электрогидродинамических анало­гий (ЭГДА) на пространственных моделях. Приближенно, с некоторым запасом, ’фильтрационное давление под верхней голо­вой иногда определяют в плоской задаче, принимая за нижний бьеф дно дренажа против нижней грани головы и заменяя дей­ствительные кривые траекторий скоростей вдоль шлюза лома­

ной линией, идущей параллельно оси шлюза до нижней грани верхней головы и затем под углом к этой оси к дренажу, как это показано пунктиром на рис. ѴІ-7, б. При этом часто рас­сматривают отдельно фильтрацию под верхней головой в усло­виях плоской задачи и фильтрацию в обход головы в условиях безнапорного движения по развернутому контуру сопряжения земляного тела засыпки с тыловыми гранями устоев. При зна­чительном расхождении между полученными значениями дав­ления воды на нижних и боковых гранях фундаментных днищ вносят соответствующие изменения в обходной контур голов.Решение плоской задачи напорной фильтрации под гидро­техническими сооружениями для ряда относительно простых случаев может быть получено точными теоретическими метода­ми [1], а для любого подземного контура сооружений и геологи­ческих условий оснований — методоім ЭГДА. Для большинства практических случаев гидродинамические сетки могут быть так­же получены графическим методом и методом фрагментов [5].Пользуясь данными, полученными по этим способам, опреде­ляют выходные скорости и градиенты подземного потока, а за­тем рассматривают вопросы возможных фильтрационных де- фофмаций — выпора и суффозии грунта в нижнехМ бьефе.В условиях установившегося движения подземного потока эти расчеты для шлюзов со сплошными днищами аналогичны таким же расчетам для других гидротехнических сооружений {5]. Депрессионную кривую в обратной засыпке шлюза прибли­женно, с некоторым запасом в отношении ее высоты, можно 
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строить обычными способами [17], принимая развернутый кон­тур пути фильтрации вокруг устоев головы за тело земляной плотины. Для этого можно пользоваться также следующими приближенными формулами:а) для верхней головы при выходе фильтрационной воды в дренаж, расположенный на наинизшем уровне воды в камере:
l — ~; (VI.2)б) для других голов при наличии воды в нижнем бьефеЙ = л/(Як + Sk)2 (1 - ~ Й , (VI.2а)у \ Ьф / Ьфгде h'xiihx—уровень депрессионной кривой;

Нк —напор на камеру;
х—расстояние от сечения с уровнем депрессионной кривой hx до верхнего бьефа;Аф —длина пути фильтрации по'горизонтали;5К —глубина воды в нижнем бьефе.При проведении фильтрационных исследований и расчетов указанными выше способами за расчетный напор на средних, нижних и промежуточных головах принимают наибольшую раз­ность навигационных уровней перед головой и за ней.На верхних головах ввиду необходимости ремонтного опо­рожнения камер при откачке (или спуске нижележащего бьефа) за такой напор принимают разность отметок наивысшего уров­ня верхнего бьефа и дна камеры.Для стен камер за наибольший расчетный напор принимают разность между наивысшим уровнем воды в наполненной каме­ре и дном дренажа, при опорожненных же и откаченных каме­рах— разность между уровнем воды в работающем дренаже и наинизшим уровнем воды в камере (или ее дном).Длина пути фильтрации по боковым контурам голов шлюзов обычно настолько значительна, что в большинстве случаев опас­ной является только сосредоточенная фильтрация по сопряже­нию обратной засыпки с тыловыми поверхностями бетона голов, около которых трудно хорошо уплотнить глинистые или сугли­нистые грунты засыпок. Кроме того, такие засыпки, устраивае­мые даже из достаточно пластичных при укладке грунтов, часто в перерывах между укладкой отдельных слоев грунта теряют влажность; при этом некоторые разновидности суглинков сжи­маются. Это ведет, как показал опыт строительства ряда шлю­зов, к отставанию в некоторых случаях глинистых засыпок от бетона, что может вызвать сосредоточенную фильтрацию в об­ход голов при постановке их под напор. Для предотвращения такой фильтрации принимают соответствующие конструктивные меры:а) устройство выступов на тыловых гранях голов;
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б) забивку в глинистую обратную засыпку перпендикулярно тыловой грани головы короткой линии металлического шпунта;в) устройство низовой части обратной засыпки голов из пес­ка и покрытие мест возможных выходов фильтрационной воды обратными фильтрами (рис. ѴІ-8).

По І-І

Vic. ѴІ-8. Противофильтрационпые устройства у верхней го­
ловы шлюза/—устой головы; 2— выступы на тыловых гранях голов; 3— метал­лический шпунт; 4 — суглинистая шпора; 5 — песчаная часть обратной засыпки; 6 — обратный фильтр; 7 — дренажный кюветЕсли за стенами камер шлюзов со сплошными днищами име­ется продольный дренаж, то он фиксирует уровень грунтовых вод перед нижней головой, и фильтрация под ней происходит под напором, равным лишь разности уровня этого дренажа и более низкого уровня воды нижнего бьефа. Эту фильтрацию под нижними головами шлюзов со сплошными днищами можно, как правило, рассматривать в условиях плоской задачи, прини­мая за расчетный уровень верхнего бьефа уровень фильтраци­онных вод в дренаже перед нижней головой (см. рис. ѴІ-6). Аналогичным образом можно рассматривать и условия филь­трации под средними головами многокамерных шлюзов.Расчетные уровни грунтовых вод за стенами камер со сплошными днищами в случае полной водонепроницаемости межсекционных швов равны в однокамерных шлюзах статиче­ским уровням нижнего бьефа, а в верхних и средних камерах
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многокамерных шлюзов могут падать до днища камер и даже ниже. Но полной водонепроницаемости осадочных швов, рабо­тающих в условиях быстрых и многочисленных изменений уров­ня воды в камере, часто достичь не удается. При фильтрации же воды из наполненных камер через швы между секциями стен камер между швами и дренажем образуется пологая де- прессионная поверхность (рис. ѴІ-9).

Рис. ѴІ-9. Схема подъема уровня воцы ,в обратной засыпке 
стен камер при фильтрации через температурно-осадочный 

шов/ — фильтрующая шпонка; 2 — депрессионная кривая между стеной камеры и дренажемСреднее возвышение при этом уровня воды у стен камер над уровнем дренажа зависит от величины этой фильтрации и про­ницаемости грунтов засыпки. Так как этот подъем уровня фильтрационных вод не поддается расчету, его назначают по данным опыта эксплуатации существующих шлюзов. Наблюде­ния за пьезометрами, заложенными в песчаных обратных за­сыпках нескольких шлюзов с вполне удовлетворительными шпонками в швах, при действующем напоре (разность отме­ток уровня воды в камере и дна дренажа) показывали подъем воды непосредственно за стенами на величину ЛЛД = (0,02 4- ,4-0,03) Нл при поддержании в камерах уровня верхнего бьефа в течение 3—6 ч и до ОД Нл при поддержании этого уровня в те­чение суток и более.Значительное повышение уровня грунтовых вод за стенами камер с суглинистыми обратными засыпками при длительном стоянии уровня воды в камере на уровне верхнего бьефа и не­значительное влияние на этот уровень даже открытого дренажа подтверждается данными эксплуатации ряда судоходных шлю­зов.Так как уровень грунтовых вод за стенами камер и при сплошных днищах существенно влияет на определяемые стати­ческим расчетом размеры их, возвышение его над дренажем следует учитывать. При обратных засыпках из песка его можно 
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с достаточным запасом принимать равным Дйд = О,1 Нл^1 ле; при суглинистых обратных засыпках рекомендуется принимать ДЛд =(0,34-0,4) Яд-Но так как при этом сильно утяжеляются камерные стены, то при недостатке песка для всей обратной засыпки можно укладывать его только слоем вдоль тыловых граней стен, соеди- неннььм с дренажем (рис. ѴІ-10). Это соединение может быть
Рис. ѴІ-10. Схема частичной песча­
ной засыпки стен камер и ее соеди­

нение с дренажем/— дренаж; 2—суглинистая засыпка;?— песок

УВб

выполнено по всей длине стен или участками против темпера­турно-осадочных швов между секциями камер и голов. В этих случаях следует несколько повышать расчетное значение АЛди принимать его равнымДЛд = 0,15//д>1,5 м.Расположение камеры шлюза в верхнем бьефе усложняет фильтрационную схему шлюза, утяжеляет конструкции, ухуд­шает условия его эксплуатации и особенно ремонта, поэтому та­кое расположение шлюза нежелательно.Однако при устройстве по сооружениям гидроузла железно­дорожных мостовых переходов иногда не удается избежать рас­положения в верхнем бьефе однокамерного шлюза или верхней камеры многокамерного шлюза. Это вызвано тем, что под мо­стами через судоходные шлюзы (когда они не могут быть вы­полнены разводными) над соответствующими расчетными уров­нями воды должны быть обеспечены надводные габариты, отве­чающие требованиям водного пути данного класса [14], а при устройстве мостов на верхней голове или камере требуются в большинстве случаев очень высокие подходы к мосту.Поэтому железнодорожные мосты размещают на судоход­ных шлюзах обычно на нижних (или средних — на многокамер­ных шлюзах) головах ниже ворот, где даже при установке про­летных строений непосредственно на устоях имеется свободный подмостовый габарит, равный разности между отметками верха устоев голов и наивысшим расчетным уровнем нижнего бьефа.При этом встречаются преимущественно следующие три ти­повые схемы взаимного расположения напорных сооружений судоходных шлюзов и мостовых переходов:а) верхняя голова шлюза входит в напорный фронт плотины и гидроэлектростанции, камера его находится в нижнем бьефе, 
237



а подходы дорог к мостам через нижнюю голову или нижнии подходный канал осуществлены насыпями (рис. ѴІ-11,а);б) камера шлюза выдвинута в верхний бьеф, а нижняя голо­ва входит в состав напорных сооружений, по которым без по­ворота у шлюза проходят дороги (рис. ѴІ-11,6);

Рис. ѴІ-11. Схемы расположе­
ния шлюзов с мостовыми пере­

ходамиа — с кямерой в нижнем бьефе и мостом через нижнюю голову; б — с камерой в верхнем бьефе и пря­молинейными подходами к мосту на нижней голове; в — с прямоли­нейными подходами к мосту, но С подводом напорных дамб к верх­ней голове шлюза; 1 — напорное земляное сооружение; 2 — водо­сливная плотина; 3— гидроэлект­ростанция; 4 — судоходный шлюз; 5 —дорога; 6— мост через шлюзв) шлюз и дороги расположены таким же образом, но на­порные земляные сооружения подведены к верхней голове, в связи с чем камера шлюза оказывается в нижнем бьефе (рис. ѴІ-11,а).Первая из этих схем возможна только при значительном удалении шлюза от водосливной плотины и гидроэлектростан­ции, допускающем разворот подходов к мосту достаточным ра­диусом.При расположении же шлюза в непосредственной близости к этим сооружениям размещение на их линии нижней головы од­нокамерного шлюза (или средней головы многокамерного) яв­ляется часто неизбежным. При этом приходится выбирать меж­ду подходом напорных сооружений к верхней голове шлюза (рис. ѴІ-11,в) или расположением его камеры в верхнем бьефе (рис. ѴІ-11,б).В последнем случае применяются две фильтрационные схе­мы:
238



а) с устройством закрытого дренажа в широкой обратной засыпке камеры (рис. ѴІ-12, а);б) без дренажа в засыпке или неполной ее высоте с сосре­доточением всего напора на нижней голове шлюза (или сред­ней— в многокамерных шлюзах), входящей в общий напорный фронт (рис. ѴІ-12, б).

Рис. ѴІ-!12. Фильтрационные схемы шлюзов при расположении камер в 
‘верхнем бьефе

а — с закрытым дренажем в обратной засыпке; б — без дренажа; / — закрытый дре­наж; 2 — крепление откоса
Встречаются шлюзы со смешанной схемой, у которых со сто­роны берега устраивают дамбу у верхней головы или же в об­ратной засыпке устраивают закрытый дренаж, а расположен­ная со стороны водохранилища стена камеры несет полный на­пор верхнего бьефа.При устройстве закрытого дренажа в обратной засыпке ка­меры, расположенной в верхнем бьефе (рис. ѴІ-12,а), фильтра­ционные схемы голов не отличаются в нормальных эксплуата­ционных условиях от схем для расположения камеры в нижнем бьефе, но в случае серьезных нарушений работы дренажа и не­обходимости его выключения камера оказывается под давлени­ем верхнего бьефа. Поэтому при данной схеме иногда преду­сматривают еще линию запасного дренажа или проверяют ра­боту камеры в аварийных условиях при выходе дренажа из строя.При отсутствии у камеры в верхнем бьефе дренажа в обрат­ной засыпке или неполной ее высоте весь напор на однокамер­ный шлюз сосредоточивается на его нижней голове. На средней голове многокамерного шлюза при этой схеме сосредоточивай­ся напор, равный разности между отметками уровня верхнего бьефа и дренажа в обратной засыпке за средней головой. Это требует соответствующего развития подземного и бокового кон­туров голов с забивкой обычно металлических шпунтов под ни­ми (до водоупора или висячих) и в боковых сопряжениях с земляными сооружениями (см. рис. ѴІ-8).
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38. РАСЧЕТНЫЕ СЛУЧАИ РАБОТЫ ШЛЮЗОВ, 
УРОВНИ ВОДЫ И ВЫСОТНЫЕ ОТМЕТКИ 
ОСНОВНЫХ КОНСТРУКЦИИОсновной особенностью статической работы судоходных шлюзов, отличающей их в этом отношении от других гидротех­нических сооружений, является то, что действующий на них на­пор передается при наполнении и опорожнении камер попере­менно то на одни, то на другие части сооружения. При этом очень быстро, в течение нескольких минут, действующий напор то возрастает от нуля до наибольшего его расчетного значения, то уменьшается от этого значения обратно до нуля.Изменение же уровней воды в обратных засыпках шлюзов происходит по сравнению с изменением уровней воды в камерах весьма медленно — в течение многих часов и даже суток. По­этому при проектировании отдельных частей шлюзов обычно рассматривают два предельных эксплуатационных расчетных 

случая их работы:1) при наполненной до наивысшего расчетного уровня воды камере и соответствующем наинизшем уровне депрессионной кривой в обратной засыпке или дренаже за конструкцией;2) при опорожненной до наинизшего расчетного уровня во­ды камере и соответствующем наивысшем уровне депрессион­ной кривой в обратной засыпке или дренаже за конструкцией.В период ремонта оборудования или конструкций шлюза во­
да может быть из камеры совсем откачана или спущена. Поэто­
му для голов и камер шлюзов третьим расчетным случаем ра­боты является ремонтный — при наивысшем возможном в дан­ных конкретных условиях уровне грунтовых вод за шлюзом. Раньше часто рассматривали также ремонтный случай с напол­ненной камерой и частично удаленной засыпкой шлюза; однако 3 настоящее время вместо этого обычно лишь определяют глу­бину, до которой может быть при наполненной камере удалена обратная засыпка шлюза, конструкции голов и камеры которо­го рассчитаны по другим расчетным случаям.Наконец, в период строительства шлюза конструкции его и особенно их основание могут иногда находиться в более тяже­лых условиях работы, чем во время эксплуатации (например, при отсутствии еще за стенами грунтовых вод). Поэтому чет­
вертым расчетным случаем является строительный, условия ко­торого во многом зависят от принятой схемы производства ра­бот по шлюзу.В качестве строительного обычно рассматривается случай, когда сооружение возведено на полную высоту, засыпки выпол­нены до проектных отметок. При этом уровень грунтовых вод принимается на отметке подошвы фундаментной плиты, а при наличии зуба — на отметке его подошвы.Строительный случай с возведением сооружения на полную 
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высоту без засыпки рассматривать не следует, так как в произ­водственных условиях он не может быть допущен из-за возмож­ности выпора грунта основания, а учет этого случая утяжеляет и удорожает сооружение. Размер же наименьшей допустимой засыпки ко времени возведения сооружений на полную высоту должен быть определен в проекте из условия, чтобы этот слу­чай не был расчетным.Для днищ с временной разрезкой на период строительства необходимо производить расчет для строительного случая при двух этапах работы камеры: до замоноличивания временных швов и после их замоноличивания.При расчете строительных конструкций судоходных шлюзов во всех этих случаях учитывают те же нагрузки и их сочета­ния, которые принимают при проектировании других напорных гидротехнических сооружений (см. главу I). Исключением в этом отношении являются лишь судовые нагрузки и давление грунта обратных засыпок.Для некоторых незасыпных строительных конструкций шлю­зов удар в них судов является основной нагрузкой, расчетные значения которой сильно влияют на объемы строительных ра­бот.Быстрое изменение напора, действующего іна большинство основных конструкций шлюзов, заставляет их работать в тяже­лых условиях со знакопеременными нагрузками и вызывает при каждом шлюзовании изменение давления грунта, которое обыч­но является для этих конструкций основной расчетной нагруз­кой.Поэтому вопросы судовых нагрузок и давления грунта на строительные конструкции рассмотрены ниже отдельно (в п. 39 и 40).Расчетные уровни воды в камерах шлюза и его обратных за­сыпках или дренажах, а также отметки площадок шлюза суще­ственно влияют на работу его конструкций .и объемы работ по ним. Поэтому вопросу выбора этих величин следует уделять при проектировании особое внимание.Уровни воды в бьефах шлюзов и отвечающие им уровни во­ды в камерах изменяются по времени в результате большого числа различных факторов. Различают уровни:а) относительно долговременные, стояние которых обуслов­лено гидрологическим режимом реки, водохозяйственным режи­мом водохранилища и другими условиями, отвечающими уста­новившемуся движению воды в бьефах;б) кратковременные, стояние которых обусловлено неуста­новившимся движением воды в подходах при шлюзовании, су­точном регулировании мощности на гидроэлектростанции и т. п.Первые из этих уровней, сохраняющиеся в течение суток, а иногда и месяцев, получили название статических, вторые, удер­живающиеся всего в течение минут, а иногда только секунд, — динамических.
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Расчет отдельных частей и конструкций шлюзов на устойчи­вость и прочность, а также выбор отметок площадок их следует выполнять исходя из динамических уровней воды — наинизших и наивысших.Уровни воды в обратных засыпках обычно устанавливают исходя из статических уровней воды в бьефах — наинизших и наивысших [13].Для многокамерных шлюзов при выбранной схеме разделе­ния общего падения между камерами указанные выше расчет­ные уровни воды в камерах и отметки площадок стен назнача­ют с учетом применяемого иногда для уменьшения высоты стен и ворот частичного бокового выпуска воды из камер в процессе выравнивания уровней воды в них (см. рис. VI-1, б).Полученные указанным выше путем отметки верха днищ и стен относятся к нормальным эксплуатационным условиям ра­боты шлюзов. При назначении же строительных отметок шлю­зов на сжимаемых грунтах следует учитывать осадки сооруже­ния, которые происходят в процессе строительства и начальной эксплуатации его. Обычными для песчаных и суглинистых грун­тов оснований можно считать, по данным нашего шлюзострое- ния, осадки голов и камер шлюзов порядка 0,1—0,2 м. Однако встречались случаи, когда на слабых и мягко-пластичных грун­тах осадки достигали без каких-либо неприятных последствий для сооружений 0,3 и даже 0,5 м. Но запасы верха шлюзных ворот над наивысшими расчетными уровнями воды обычно при­нимают равными лишь 0,2—0,25 м. Такие же запасы предусмат­ривают и в ряде других элементов, например в прорезях для штанг жестких приводов двухстворчатых ворот. Таким образом, при ожидаемых значительных осадках голов и камер устои и стены их надо возводить с учетом этих осадок. Если же осадки не достигнут расчетных величин, глубины воды над днищами все же не должны быть меньше заданных. Поэтому при проек­тировании голов и камер шлюзов на слабых грунтах основания вероятные пределы осадок определяют расчетом.Отметки верха днищ следует выбирать с учетом наименьших ожидаемых осадок, а верха стен, устоев и площадок — с учетом наибольшего ожидаемого значения их. При этом строительная высота Яст стен камер и устоев голов однокамерного шлюза над верхом днища получается равной
Нет ~ ^к.макс Ч- *$к О- (уст.макс Уст.мин), (VI.3)где Нк.макс — разность между наивысшим динамиче­ским уровнем верхнего бьефа и наиниз- шим динамическим уровнем нижнего бьефа;5К — наименьшая заданная судоходная глу­бина над днищами шлюза;
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a—запас высоты верха стен над наивыс­шим динамическим уровнем воды (без учета парапетов);г/ст.макс и г/ст.мпн — соответственно наибольшие и наимень­шие значения ожидаемых осадок кон­струкций.
39. СУДОВЫЕ НАГРУЗКИОсновными судовыми нагрузками на строительные конструк­ции шлюзов являются удар судов (навал) при подходе к соору­жению и натяжения их швартовых тросов, воспринимаемые при­чальными приспособлениями шлюза. Нагрузка на конструкции шлюзов от ветрового навала отстаивающихся судов, как прави­ло, значительно меньше, чем удар судна при подходе его к со­оружению, а поэтому о'бычіно в расчет не вводится1.

1 При необходимости расчетные значения ветрового навала судов на су­
доходные сооружения могут быть определены по СН 144—60 (табл. 1 и 2).

Сила удара судна в конструкции шлюзов зависит от скоро­сти и угла подхода судна к сооружению, а также от их дефор­маций как упругих тел при ударе.Опыт эксплуатации шлюзов показывает, что при случайных ударах судов даже в металлические ворота шлюзов заметно сминались носовые образования судов. При более сильных уда­рах судов в строительные конструкции, которые при этом еще не разрушались, сминались обшивка и даже набор судна; при этом многократно увеличивался путь, на котором терялась ки­нетическая энергия движущегося судна.В связи с трудностью определения деформаций корпуса су­дна при ударе и относительно небольших (по сравнению с де­формациями) прогибов достаточно жестких конструкций шлю­зов в прошлом в проектной практике при отсутствии на со­оружениях отбойных приспособлений при расчетах заменяли трудно поддающуюся учету силу динамического удара судна не­которой эквивалентной ей расчетной статической силой, направ­ленной перпендикулярно лицевой поверхности конструкции.Величины этой статической силы, назначавшиеся в зависи­мости от водоизмещения расчетных судов и возможных условий их навала на строительные конструкции шлюзов, приведены в табл. 34.Научно-исследовательскими организациями водного тран­спорта были проведены в натуре определения ударной нагрузки от судов на причальные сооружения шлюза. Ограниченное коли­чество определений не позволяет сделать общих выводов, но они все же показали, что измеренные ударные нагрузки в 1,8 раза превышали принимавшиеся ранее (см. табл. 34) расчетные ве­личины их для данных судов.
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Таблица 34-

Тип судов Водоизмеще­ние наиболь­ших расчетных судов W в т

Ширин
а камер шлюз

ов 
в м

Расчетные ударные нагрузкидля камер для участков пал и причалов
в до­лях от W

в Т

прямолиней­ных криволиней­ныхВ до­лях от W
в Т

в до­
лях 
от W

в Т

Сухогрузные

Нефтеналивные

4500—5000

13 000

18

30

1
300

1
400

15

30

1
200

1
300

25

50

1 
150
1 

200

30

60С учетом этого расчетные силы (в Т) удара судов в строи­тельные конструкции шлюзов могут приниматься равнымиVy = 0,Uc (VI.4)Для камеры коэффициент &с.к=1; для прямолинейных участков сооружений в подходах к шлюзам &с.пР=1,67; для криволинейных &с.кр=2.После выхода СН 144—60 для определения нагрузок от су­дов на причальные сооружения (хотя этот нормативный доку­мент и не относится к стенам судоходных шлюзов — примеча­ние 2, п. 1) при расчете ударных нагрузок на строительные кон­струкции шлюзов стали пользоваться формулой
N unsina ]/_А—, (VI.5)где q и с2— коэффициенты упругой податливости соответ­ственно сооружения и корпуса судна;ип и а— соответственно скорость в місек и угол в град подхода судна к сооружению:

м = ^.
gЗначение ф для сооружений с вертикальными стенами (для шлюзов) в формуле (VI.5) принимается равным 0,4.Коэффициенты упругой податливости, равные численно де­формации сооружения или корпуса судна в метрах от силы в 

1 Т, могут быть определены следующим образом:а) для непрерывных строительных конструкций камер и причалов шлюзов без отбойных устройств
'к 
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где dK — смещение центра приложения ударной нагрузки (в 
м/Т на пог. м) перпендикулярно лицевой грани соору­жения;

Ік — длина секции сооружения (между швами), на которую передается усилие от удара;б) для озерных судов (как для морских без ледовых под­креплений) длиной Іс
0,015 с2 =---------- -------------- .35 + 0,9 (/с — 70)Скорость движения наибольших грузовых судов обычно огра­ничивается исходя из условий безопасности примерно 1 м/сек, В’ камере и 1,2 м/сек в подходах к шлюзам.Угол а, под 'которым наибольшее расчетное судно может двигаться в пределах шлюзов, определяется из соотношения их длин с шириной сооружения и принимается равным в камере ак =3-4-4°; в подходах апр =84-10°. Для криволинейных участ­ков пал и причалов этот угол принимается равным акр = 15-г- 4-20°.Величина силы (в Т) удара судна о сооружения, получаемая по формуле (ѴІ.5) и принимаемая в расчетах, не должна пре­вышать допускаемой по прочности корпуса речного судна и рав­ной (по СН 144—60) ЛѴдоп = /с - 20. (ѴІ.5')-По полученным по формулам (VI.4) — (ѴІ.5') значениям по­строены кривые Ny=f(W), которые нанесены на рис. ѴІ-13.При расчете сооружений основное действие ударной нагрузки принимается, как правило, нормальным к лицевой грани соору­жения. Но в ряде случаев при расчетах необходимо учитывать и ударную нагрузку, направленную по касательной к лицевой грани сооружения и равную

T^N,fc- где /б—коэффициент трения судна о бетонные конструкции шлюза, принимаемый обычно равным 0,6 (при отсут­ствии на конструкции деревянных отбойных уст­ройств).Следует отметить, что груженые нефтеналивные суда, наи­большее водоизмещение которых достигает 13 000 т и значи­тельно превышает водоизмещение наибольших сухогрузных су­дов, подходят к причальным сооружениям шлюзов более осто­рожно и с меньшими скоростями, чем сухогрузные. Поэтому ударную нагрузку от судов обычно можно определять по наи­большим сухогрузным судам, которые по своим габаритам мо­гут быть пропущены через данный шлюз.Приведенные ранее расчетные ударные нагрузки от судов на строительные конструкции шлюзов должны учитываться при
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Рис. ѴІ-13. Кривые Ny=f(W)
1 — допускаемая по прочности судов; 2 и 3 — при ударе судов в стены камер; 4 и 5 — при ударе судов в криволинейные причально-направ­ляющие сооружениявсех расчетах их прочности. На устойчивость засыпных конст­рукций (стен камер, пал) эти силы влияют мало, но необходи­мо обеспечивать устойчивость незасыпных конструкций шлюзов (причалов и пирсов разного типа) при повреждении и даже разрушении отдельных их элементов. Поэтому при проверке та­ких конструкций (например, причалов на отдельных опорах) на сдвиг и опрокидывание в расчете следует увеличивать расчет­ную нагрузку на отношение нормированных коэффициентов за­паса прочности Апр~2 и устойчивости /СУст~1,2:

ЛѴуст = 1,7^.ДустПарапеты шлюзов, запроектированные в свое время на на­грузку 3—5, а затем и 8 Т/м, повреждались при навале на них крупных неполногрузных судов. Поэтому следует связать расчет­
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ную ударную нагрузку неполногрузных судов на парапет с та­кой же нагрузкой судов в полном грузу на основные конструк­ции шлюза.Удар неполногрузного судна обносным брусом в верх пара­пета высотой hn возможен при наибольшей осадке его:
Sc.H ----  $с.п + ^0 — (^П + аш)>где Sc.n— осадка судна в полном грузу;

аш—запас от наивысшего статического уровня воды в наполненной камере до верха стен;
а0—возвышение обносного бруса судна в полном грузу над водой.При этом нагрузка в Т/м судна на парапет толщиной Ь„ около температурно-осадочного шва, считая распространение напряжений под углом 45°, будет равна

sc.n + ao— (^п + %)

Sc.n^n + M ’ (VI.6)При обычных высотах парапетов 1 —1,1 м, толщине их 0,5—0,6 м и — с'н =0,5 по формуле (VI.6) qn ^0,3 Т/м.При проектировании строительных конструкций шлюзов рас­четные значения натяжений швартовов (причальных тросов) ус­танавливают исходя из того, чтобы при случайном перенапряже­нии произошли разрыв швартовов или повреждение рымов, но не вырвались бы закладные части, а напряжения в строитель­ных конструкциях шлюза не превысили допускаемых.Для всех типов речных грузовых судов усилия от натяжения швартовов, вызываемого ветровым воздействием на судно, рыв­ком при качке, торможением в момент подхода и другими фак­торами, устанавливают по СН 144—60. Эти усилия (табл. 35)
Таблица 35

Водоизмещение грузовых судов в т

Расчетные усилия от натяжения швартововв Т в долях от ѴС
До 500 ......................................................................... 5

1
> 100

От 501 до 1800 ............................................................ 10
1 I
50 — 180

От 1801 до 3000 ........................................................ 15
1 1

120 — 200

От 3001 до 5000 ........................................................ 20
1 1

150 250

Более 5000 ................................................................ 25
1 1

200 — 530
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можно принимать действующими под наиневыгоднеишими уг­лами от О до 90° к линии причала в горизонтальной плоскости и под углами от —30 до +30° от уровня воды в вертикальной плоскости.
40. ДАВЛЕНИЕ ГРУНТА 
НА КОНСТРУКЦИИ ШЛЮЗОВДавление грунта на конструкции камер и голов шлюзов в отличие от других гидротехнических сооружений в одних рас­четных случаях определяет основные напряжения, испытывае­мые данными конструкциями, в других уменьшает эти напряже­ния.Давление обратной засыпки грунта на подпорные стены (стены камер, устои голов, палы и другие части шлюзов) придан­ной высоте и очертаниях их зависит не только от физико-меха­нических свойств грунтов обратной засыпки, но и от возможных перемещений стен под воздействием внешних нагрузок, включая и само давление грунта, а следовательно, и от конструкций этих сооружений.Принято считать, что при отклонениях стенки на величину более от ее высоты давление грунта на нее отвечает ак­тивному, определенному по условию предельного равновесия (подробнее см. главу VII).В так называемых доковых конструкциях со сплошными не­разрезными днищами, распространенных на судоходных шлю­зах и особенно на их головах, прогибы стен камеры и устоев мало зависят от упругих свойств основания и определяются в основном жесткостью самой конструкции, которая обычно весь­ма значительна.Широко применяемые в камерах шлюзов высокие стены с разрезными днищами и тыловыми консолями у них (рис. ѴІ-18), свободно стоящие на упругом (нескальном) основании, при определенных условиях загрузки и неравномерной осадке осно­вания под ее воздействием могут наклоняться в сторону засып­ки, в результате чего появляется дополнительное реактивное давление грунта на тыловую грань стены.

Рис. Ѵ1-14. Эпюра интенсивности 
давления грунта обратной засыпки 

на стену камеры
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Таким образом, давление грунта на строительные конструк­ции шлюзов в связи со специфическими условиями их работы на внешние нагрузки необходимо определять с учетом жестко* сти и возможных перемещений этих конструкций.При этом требуется различать следующие три схемы:а) конструкции отклоняются в сторону от засыпки более чем на Vsooo их высоты; в этом случае активное давление грунта на них следует определять по схеме предельного равновесия;б) конструкции практически не отклоняются (меньше чем на Ѵбооо их высоты) от засыпки из-за жесткости их или осно­вания; в этом случае активное давление грунта определяется по коэффициенту бокового давления грунта в состоянии «покоя»;в) конструкции под температурными воздействиями или при- неравномерных осадках отклоняются в сторону засыпки, вызы­вая появление реактивного давления грунта; в этом случае пол­ное давление засыпки на конструкции (стены) следует опреде­лять как сумму активного и реактивного давлений грунта.Для выбора той или другой из этих схем приходится в ряде случаев проверять прогибы конструкций в данном расчетном случае при активном давлении грунта (схема «а»). Однако практика проектирования показывает, что для всех конструк­ций голов (устоев), а также массивных (толщиной более 0,3 их высоты), ячеистых и контрфорсных стен камер шлюзов со. сплошными днищами на нескальных грунтах давление засыпки может достигать величин, соответствующих коэффициенту бо­кового давления грунта в состоянии покоя (схема «б»), а в ря­де случаев превышать их (схема «в»). В частности, реактивное давление грунта может достигать значительных величин при температурных деформациях камерных стен и при неравномер­ной осадке в сторону засыпки полусекций разрезных камер.Расчетные формулы для определения активного давления, грунта засыпок различного очертания на вертикальные и тыло­вые грани стен при отсутствии и наличии временной нагрузки на поверхности засыпки, а также без учета и с учетом трения грунта приведены в главе VII.При определении давления грунта на конструкции шлюзов объемные веса и углы внутреннего трения грунтов обратных за­сыпок принимают при предварительных расчетах по указанным ниже средним данным, а при окончательных — по данным лабо­раторных анализов физико-механических свойств и плотности грунтов, которые по проекту организации работ должны укла­дываться в обратные засыпки.Объемный вес сухого скелета грунта обратных засыпок обыч­но находится в таких пределах ус = 1,5-И,7 т/м3. При влаж­ности укладываемых грунтов 8—15%, обычно отвечающей удовлетворительным условиям их уплотнения, объемный вес грунта составляет соответственно ?вл =1,64-1,9 т/м3, а при 
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полном заполнении их пор водой повышается до уВі = 1,94- 4-2,2 т/м3.Значения углов внутреннего трения песчаных засыпок лежат обычно в пределах <?с = 304-35° и под водой ?вл =254-30°. Для суглинистых обратных засыпок углы внутреннего трения при указанных выше объемных весах и влажности грунта нахо­дятся обычно в пределах <?с = 254-30° и под водой <рВл=20-г 4-25°.Так как углы внутреннего трения грунтов засыпок могут из­меняться в достаточно широких пределах, в тех расчетных слу­чаях, когда стены камер при опорожненной или осушенной ка­мере работают в основном на давление грунта, следует вводить в расчет наименьшие возможные их значения, а в случаях, ког­да давление засыпки увеличивает при наполненной камере проч­ность и устойчивость стен,— наибольшие возможные значения углов внутреннего трения грунтов засыпок. Следует также при­нимать в различных условиях различные пределы значений объемных весов грунтов засыпок и уровней грунтовых вод в них.При определении давления грунта во всех случаях, кроме эксплуатационного, при наполненной камере следует учитывать временную нагрузку на площадку шлюза, которую принимают при буксирной тяге равной весу толпы людей 0,4—0,5 Т/м2 или транспортной автомашины, а при береговой тяге —средней на­грузке от тягового агрегата, например электровоза, достигаю­щей 2 Т/м2 и более. Иногда учитывают также возможность складирования на площадках шлюза материалов или грузов; в этих случаях расчетную временную нагрѵзку повышают до 1 — 1,5 Т/м2.При наличии воды за стеной давление грунта и воды обыч­но определяют раздельно. При этом объемный вес грунта за­сыпки ниже уровня воды принимают во взвешенном состоянии равным 7вЗВ — 7 с (1 7воды, а угол внутреннего трения грунта принимают отвечающим углу внутреннего трения грунта в смоченном состоянии при пористо­сти п.В этом случае, а также при неоднородном грунте засыпки давление грунта определяют последовательно для каждого слоя сверху вниз, причем верхние слои грунта рассматривают как пригрузки для нижних. При таком расчете эпюра интенсивности давления грунта на стену имеет переломы на границе между слоями засыпки с разными объемными весами и уступы на гра­нице между слоями грунта с разными углами внутреннего тре­ния (см. рис. VI-14), участки же эпюры в пределах однородного грунта засыпки прямолинейны (при плоской поверхности сте­ны) .
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При учете трения грунта о тыловую грань стен расчетная величина давления грунта уменьшается, но проявление этих сил, характеризующееся значением угла о отклонения актив­ного давления от нормали к грани стен, зависит от состояния поверхности стен, характера и степени уплотнения грунта за­сыпки. При проектировании часто возникают затруднения при выборе значения угла 8.При относительно гладких тыловых гранях стен и песчаных засыпках обычно принимают о = <р/2. Ниже наивысшего уров­ня грунтовых вод при водонасыщенных песках и при знакопере­менных нагрузках значения 8 находятся обычно в пределах О < о < ?/2. При покрытии тыловых граней стен битумной изоляцией (при агрессивных водах) б —0. Поэтому трение грунта засыпок о стены часто вводят в расчет только в экс­плуатационном случае наполненной камеры, когда давление грунта увеличивает запас прочности конструкций.Если шлюз расположен в насыпи или за стенами камер ус­троен открытый дренаж, то призма обрушения может выклини­ваться на тыловой откос обратной засыпки, в результате чего уменьшается давление грунта на стену. Это уменьшение давле­ния обратной засыпки следует учитывать при расчете стен на случай наполненной камеры, когда давление грунта облегчает условия их работы. При расчете же стен на случай опорожнен­ной и осушенной камеры уменьшение давления засыпки часто в запас прочности не учитывают, особенно когда оно не может быть распространено на примыкающие к головам секции камер, у которых в рассматриваемых случаях засыпка стен расширяет­ся для сопряжения с засыпкой голов.При жестких стенах (схема «б») давление грунта и его ин­тенсивность можно определять по тем же расчетным формулам, что и по схеме предельного равновесия (схема «а»), но при ко­эффициенте бокового давления грунта в состоянии покоя: 
где игр— коэффициент Пуассона грунта засыпки.Значения коэффициента Пуассона для суглинистых грунтов обратных засыпок принимают равными 0,33—0,37; для песча­ных и супесчаных — 0,22—0,3.При р, = 0,3, рекомендуемом для песчаных грунтов различ­ными нормами, коэффициент бокового давления грунта в со­стоянии покоя получается равным 0,43.При проектировании ряда уже построенных шлюзов значе­ние коэффициента бокового давления грунта в состоянии покоя принимали 0,45.В соответствии с данными натурных измерений давлений грунта засыпок на стены камер [4] в последних проектах шлю­

251



зов при расчете конструкций камер стали учитывать при опо­рожненной и осушенной камере весьма значительное в ряде случаев реактивное давление грунта, возникающее в результа­те температурных воздействий и неравномерных осадок соору­жения, а при наполненной камере — реактивное давление грун­та, возникающее под действием давления на эти конструкции воды из камеры.В связи с тем, что определение этих реактивных давлений связано со схемой самих конструкций, способы его определения изложены ниже при расчете доковых и разрезных конструкций камер и голов.
41. ТИПЫ СТЕН И ДНИЩ 
КАМЕРКамеры шлюзов различаются по типу обратной засыпки, размещению водопроводных устройств, типу стен и типу днищ.Обратная засыпка камер бывает полной и неполной. Пол­ную обратную засыпку доводят до верха стен камер (не считая парапетов); при этом она образует эксплуатационные пришлю­зовые площадки (см. рис. ѴІ-3). На шлюзах, расположенных в нижнем бьефе (рис. ѴІ-15,а), неполную обратную засыпку устраивают для облегчения работы камер и днищ, а на шлю-

Рис. ѴІ-15. Камерные стены с неполной засыпкой 
а — при камере, расположенной в нижнем бьефе; 5 — то же, в верхнем бьефезах, расположенных в верхнем бьефе,— также во избежание дорогостоящего крепления внешних откосов обратной засыпки, защищающего их от воздействия ветровых волн. Однако при этом приходится устраивать пришлюзовые площадки на консо­лях, а на шлюзах в верхнем -бьефе в пределах зимних колеба-
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Рис. ѴІ-16. Поперечные разрезы камер с 
продольными галереями

ний уровня воды необходимо иметь у стен вертикальные грани я устраивать волноотбойные наружные парапеты (рис. ѴІ-15,б)Обратные засыпки шлюзов по изложенным выше (см. п. 37) причинам обычно дренируют. Исключением в этом отношении являются иногда только камеры шлюзов, расположенные в верхнем бьефе и имеющие неполную засыпку или узкие при­шлюзовые площадки (см. рис. ѴІ-Г2, б).По размещению водопроводных устройств камеры шлюзов могут быть следующих грех типов:а) без водопроводных устройств (см. рис. ѴІ-3,б);б) с боковыми продольными галереями в стенах (рис. VI-16,а);в) с продольными галереями в днище (рис. VI-16,6).Стены камер мо­гут быть массивными или контрфорсными, с водопроводными от­верстиями или без них, а при парных шлюзах с общей средней сте­ной — сплошными, с водопроводными от­верстиями (рис. VI-16,в) и ячеистыми.Сплошные днища шлюзов устраивают неразрезными (см. рис. ѴІ-3, б) и разрез­ными (рис. ѴІ-16,а).К настоящему вре­мени разрезные днища шлюзов получили в СССР широкое приме­нение и на глинистых грунтах, на которых при ожидавшихся зна­чительных осадках та­кие шлюзы впервые начали строить, и на песчаных грунтах — а — в стенах; б — з днище; в — в общей средней стене двухниточного шлюзаввиду не только стати­ческих, но и гидравлических преимуществ их [13].В парных шлюзах с общей средней стеной ввиду большой длины днищ их делают только разрезными (см. рис. ѴІ-16,в).Неразрезные днища камер так называемого «классическо­го» докового типа ввиду их значительной толщины сооружают 
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теперь пріи полной -обратной засыпке преимущественно при сла­бых грунтах основания и .небольшой относительной высоте стен Яст<0,6 Вк , а также при расположении камер шлюза в верх­нем бьефе. В последнем случае применять разрезные днища ка­мер однониточных шлюзов с недренированной засыпкой обычно нецелесообразно, так как при высоком стоянии уровня воды за стенами получаются 'большие взвешивающие силы и чрезмерная неравномерность напряжений в основании.В последнее время в СССР сплошные днища некоторых ка­мер одиночных шлюзов осуществлены (по предложению проф. А. 3. Басевича) с временной разрезкой их в строительный пери­од [2] вертикальным осевым швом и предварительным напряже­нием (обжатием) бетона днища (рис. ѴІ-17). При этой схеме отпадают основные недостатки и неразрезных, и разрезных днищ. Временная разрезка днищ значительно уменьшает рас­четные значения изгибающих моментов. Обжатие бетона днища за счет растяжения арматуры верхней затяжки при неравномер­ной осадке полусекций днищ, постепенно нагружаемых стенами и весом обратной засыпки, позволяет еще уменьшить толщину днищ.

Рис. ѴІ-17. Поперечное сечение камеры с временно разрез­
ным днищем (натяжная армоферма проходит в плите /V;. 

цифрой III обозначен замыкающий блок)Замоноличивание днища после предварительного его напря­жения выравнивает реактивные давления основания в эксплуа­тационных случаях. В связи с этим данный тип днищ наиболее эффективен при расположении камер шлюзов в верхнем бьефе, а также при значительной высоте стен камер, превышающей Яст=0,6Вк,и наличии на шлюзах продольных донных галерей. 254



42. РАСЧЕТ ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ СТЕН КАМЕРСтены камер при сплошных железобетонных разрезных и неразрезных днищах рассматривают в расчетном отношении как жестко заделанные в них консольные балки. Профиль же­лезобетонных стен камер любого типа (массивных, прямоуголь­ных, контрфорсных и др.) с полной засыпкой до верха опреде­ляется в основном работой их при опорожненной (второй эксп­луатационный расчетный случай) или осушенной (ремонтный случай) камере. Лишь толщина самой верхней части стены за­висит от нагрузки, вызванной навалом на нее судна при напол­ненной камере.Наименьшая ширина Ьв стены поверху может быть опреде­лена из условия работы бетона на скалывание (с распростра­нением напряжений в нем под^углом 45°) при навале судна с СИЛОЙ
где mc.K—коэффициент запаса;

RC.K—временное сопротивление бетона скалыванию.Однако независимо от получаемого расчетного значения ши­рину стен поверху по конструктивным условиям, в частности по условиям заделки в них парапетов, принимают не менее 0,8— 1 м.Ширина стен прямоугольного сечения понизу составляет обычно в зависимости от геотехнических характеристик грун­тов засыпки и уровня грунтовых вод в них Ьст= (0,18-40,22)ЯСТ.Трещиностойкость тыловых граней таких стен, которую в прошлом в проектной практике обеспечивали при расчете их только на активное давление грунта (без учета реактивного), может быть проверена по формуле (см. СН 55—59).
иД- w-M N ,ѴІ 8)

где Ry—предел прочности бетона на осевое растяжение,принимаемый в зависимости от марки бетона; в ча­стности, для бетона марки 250 7?р =20 кГ/см2.

(СМ. СН 55—59, п. 80).
^пр

—коэффициент запаса, принимаемый для внецентреп- ,но сжатых элементов равным 1;
h—высота сечения стены;#ц—расстояние от центра тяжести приведенного сече­ния с моментом инерции /ПрДО его сжатой кромки;

т — коэффициент, принимаемый при прямоугольном сечении равным 1,5, а при сложном сечении т =
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Пр,и прямоугольных сечениях стен камер двойная арматура оказывает небольшое влияние на величину 7Пр, а поэтому при предварительных расчетах арматурой часто пренебрегают и 
т Ь№ принимают / = —-— .При учете же и реактивного давления грунта на стены от температурных воздействий (при разрезных днищах также и от неравномерной осадки полусекций камеры), увеличивающего при опорожненной и осушенной камере расчетные изгибающие моменты в их нижних сечениях на 40—50% и более, стены камер рассчитывают в настоящее время по лимитированному раскрытию трещин на их тыловых гранях. Определение этого реактивного давления грунта с учетом влияния на него дефор­маций днищ и переменного по высоте стен расчетного перепа­да температур требует сложных расчетов с применением вычи­слительных машин1.

1 В. М. Г о г о л и ц и н а, С. А. Фрид. К определению суммарного дав­
ления грунта засыпки на стены камер шлюзов. Труды Ленгидропроекта, вып.
первый, 1964.

Приближенно же эпюру реактивного давления грунта на стену треугольного профиля, заделанную в жесткое и условно неизменяемое днище, можно построить следующим образом.Сначала определяют свободные прогибы стены треугольного профиля под влиянием постоянного по высоте температурного перепада:
и„ = (in _ 1 j + 1 (, (VI.9)где ат—коэффициент температурного расширения бетона, равный приблизительно 0,00001;

&Т0= (0,75—0,8) Та— амплитуды колебаний среднесуточ­ных температур воздуха в районе сооружения;
Н и В— высота и ширина по низу стены;

у— ордината рассматриваемого сечения стены, считая вниз от вершины треугольного профиля.Рассматривая далее трапецеидальный профиль стены как нижнюю часть треугольного профиля, при нескольких (напри­мер, через 0,2) долях ее высоты строим эпюру полного об­ратного прогиба ее при повышении температурного перепада на ДТ0 по зависимости
ар.у = ^ст.у» где Ор.у—реактивное давление грунта на стену, вызываемое этим перепадом.По имеющимся натурным данным наибольшее расчетное в данном случае значение переменного по глубине коэффициента податливости песчаной обратной засыпки может быть принято равным

^у = 350(1-]- уо)<2000 w/м3
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где уо — глубина сечения от верха стены трапецеидального се­чения.Заменяя затем полученную эпюру реактивного давления не­сколькими (обычно достаточно 6—8) отдельными силами, вы­числяют обратные прогибы стены по обычным формулам ста­тики сооружений [16], принимая момент сопротивления сечений стены между силами постоянным и равным среднему между ними.За расчетную эпюру реактивного давления грунта принима­ется та, которая достаточно близко (в пределах 10—15%) от­вечает деформации стены (разнице между свободными и обрат­ными прогибами).В расчетном случае наполненной камеры (первом эксплуа­тационном) реактивное давление грунта, вызываемое изгибом стен под нагрузкой давлением воды из камеры, уменьшает дей­ствующие на них в этом расчетном случае изгибающие моменты и перерезывающие силы. Расчетная эпюра этого реактивного давления может быть приближенно построена по расчетным формулам, полученным для бруса переменного сечения, заде­ланного толстым концом и лежащего на упругом основании при треугольной эпюре нагрузки1. Но в этом расчетном случае сле­дует принимать наименьшее вероятное для песчаных засыпок значение ky~ 100 у0 т/м3.

1 С. И. Тимошенко. Теория упругости, ч. II. Известия ЛИИПСа.

При полной обратной засыпке трещиностойкость стен камер по лицевой грани обычно обеспечена, и учет реактивного давле­ния грунта, вызываемого давлением воды из камеры, лишь уменьшает потребное количество арматуры на ней. При этом реактивное давление грунта, вызываемое температурными воз­действиями, в расчетном случае наполненной камеры учиты­ваться не должно.Расчетную ширину трещин для отдельных граней и зон стен по высоте (и соответствующих участков устоев голов) следует принимать различной в зависимости от того, подвергаются ли они попеременному замораживанию и оттаиванию.При обычных для стен камер прямоугольного сечения гра­диентах напора менее 10 ширину трещин рекомендуется при­нимать в соответствии с СН 55—59 равной:а) для всех тыловых граней, а также лицевых граней выше отметки дренажа за стенами и наивысшего зимнего уровня во­ды в камере 0,2 мм-б) для лицевых граней ниже отметки дренажа и наивысше­го зимнего уровня воды (как конструкций, подверженных попе­ременному замораживанию и оттаиванию) —0,05 мм.Для принятого профиля стен с учетом изложенного строят эпюры моментов и перерезывающих сил, испытываемых стеной
19 Зак. 30 257
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при разных расчетных случаях воздействия давления грунта и воды, а также удара судна при наполненной камере (рис. ѴІ-18).При этом зону распространения силы от удара судна вдоль степы можно принимать в любом сечении ее по высоте равной
(VI.10)

3где hy—высота стены от расчетного сечения до верхней пло­щадки;
Ьу — толщина стены в расчетном сечении.Напряжения в стенах камер определяют, пользуясь обычны­ми правилами строительной механики для однородного упруго­го тела. Ввиду относительно небольшой высоты стен камер точ­ные методы теории упругости в таких практических расчетах не применяют.Расчеты заключаются в основном в подборе арматуры, про­верке прочности сечений стен как внецентренно сжатой конст­рукции и проверке раскрытия трещин в соответствии с указа­ниями СН 55—59.При этом для всех сечений стен, расположенных ниже уров­ня грунтовых вод, расчеты следует выполнять в соответствии с новыми нормами без учета противодавления и при нормальных коэффициентах запаса и с учетом полного взвешивающего дав­ления воды в расчетных сечениях при пониженных коэффициен­тах запаса для железобетона на 25%, но не ниже чем 1,3 (в швах 'бетонирования).Крайние ординаты у эпюры давления воды в шве принимают равными у— hD, гдеЛв—заглубление расчетного сечения от уровня воды в камере и уровня грунтовых вод за стеной. При трещииостойкостп конструкции закон изменения давления воды в шве принимают прямолинейным исходя из условия напорной фильтрации воды в узкой щели. Если один из расчетных уров­ней воды лежит ниже рассматриваемого расчетного сечения, эпюра давления превращается в треугольник.Но при допущенном лимитированном раскрытии трещин, как показывают опыты (в основном ВНИИГа), при многократ­ных знакопеременных нагрузках, характерных для камер шлю­зов, трещины постепенно развиваются; это вызывает нараста­ние противодавления. В этом случае рекомендуется вводить в расчет прямоугольную эпюру противодавления ,на все сечение.После расчета стен камер с полной засыпкой в ремонтном случае определяют напряжения в бетоне и арматуре для всех других указанных выше расчетных случаев и при необходимо­сти вносят в размеры стен и сечения арматуры соответствую­щие коррективы. При таких расчетах в эксплуатационном слу­чае наполненной камеры принимают, как это указывалось вы­ше, наинизшие уровни грунтовых вод, наивысшие расчетные 
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значения углов внутреннего трения грунтов засыпки и учитыва­ют удар судна.При неполной засыпке стен камер отметку верха засыпки выбирают из условия, чтобы в нижнем сечении стены на уровне днища растягивающие напряжения у тыловой грани, отвечаю­щие условию трещиностойкости его по (VI.9), в ремонтном слу­чае при наивысшем расчетном уровне грунтовых вод и наи- низшем расчетном значении угла внутреннего трения грунта за­сыпки были бы несколько больше (в 1,3—1,5 раза) растягива­ющих напряжений у лицевой грани в эксплуатационном случае при наполненной камере, навале судна на стену, наинизшем уровне грунтовых вод за ней и наивысшем расчетном значении угла внутреннего трения грунта засыпки. При этом ширина стен­ки понизу получается наименьшей.При данной схеме, .которая в последнее время получает все большее распространение, реактивное давление грунта обратных засыпок имеет гораздо меньшее значение, чем при полной за­сыпке стен, и его можно учитывать только при окончательном подборе арматуры в рабочем проекте.Следует иметь в виду, что меньшая толщина стен понизу не только уменьшает объем бетона по ним, но и облегчает работу и, следовательно, уменьшает толщину неразрезных и временно разрезных днищ. Лишь при разрезных днищах с тыловой кон­солью (см. рис. ѴІ-18) толщина стен мало влияет на статиче­скую работу днищ. По этим причинам контрфорсные и ячеистые стены — монолитные или сборно-монолитные (рис. ѴІ-19)—це­лесообразнее применять при разрезных днищах, чем при нераз- резіных.Для контрфорсных стен в отличие от стен прямоугольного сечения существенное значение имеют удары судов. На контр­форсы эта нагрузка считается приложенной при наполненной камере на уровне верха стен. Лицевые плиты следует рассчиты­вать на удар судна по всей высоте стен выше уровня нижнего бьефа.Статический расчет элементов контрфорсных стен камер ве­дется для тех же расчетных случаев, что и сплошных стен. При этом он отличается от расчета обычных подпорных контрфорс­ных стен лишь тем, что для лицевых плит и лицевых граней контрфорсов должна проверяться трещиностойкость и дол­жен выполняться расчет на раскрытие трещин, расчетная шири­на которых не должна превышать для лицевой грани в пределах зоны попеременного замораживания и оттаивания величины 0,05 мм, а для вышерасположенных зон лицевых и всех тыло­вых граней — от 0,2 до 0,1 мм, в зависимости от градиента на­пора 10—20 и более. Тыловая же часть контрфорсов рассматри­вается как безнапорная конструкция, в соответствии с чем для нее и назначается расчетное раскрытие трещин.При наличии в стене камеры водопроводных галерей указан- 
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ный выше порядок расчета сохраняется лишь для верхней части стены. Нижнюю часть стены, в которую вписана галерея, рас­считывают как раму со стойками, заделанными в фундаментную плиту, толщина которой превышает толщину передней и задней стоек рамы. В зависимости от очертания тыловой грани стены ригель рамы принимают гибким (рис. ѴІ-20, а) или жестким (рис. ѴІ-20, б).Раму считают нагруженной всеми силами, передаваемыми на нее верхней частью стены, а также давлением грунта и воды, воспринимаемыми в тех или иных расчетных случаях непосред­ственно стойками.
Рис. ѴІ-20 Расчетные схемы ниж­
ней части стены камеры с водо­

проводной галереей в ней 
а — ригель рамы гибкий; б — ригель рамы жесткий

В результате расчета нижней рамной части стены должно быть обеспечено получение в стойках рамы нормированных ко­эффициентов запасов прочности, а также подобрано армирова­ние их и сделана проверка на раскрытие трещин.При таких расчетах следует учитывать значительное влияние жесткости и, следовательно, толщины той или иной стойки на воспринимаемую ею часть общих усилий. При перегрузке ка­кой-либо из стоек это позволяет при проектировании относи­тельно легко добиваться более равномерных напряжений в сте­нах путем изменения их толщин.
43. РАСЧЕТ НЕРАЗРЕЗНЫХ ДНИЩ КАМЕ?Расчет сплошных неразрезных днищ камер шлюзов любого типа (массивных, ребристых, сборно-монолитных) заключается в основном в установлении реакции основания, получающейся при совместной работе его с днищем под воздействием извест­ных внешних нагрузок. Дальнейшее построение эпюр изгибаю­щих моментов и перерезывающих сил, а также поверка прочно­сти днища и подбор арматуры являются обычными задачами.Неразрезные днища камер рассчитывают как балки на упру­гом основании в плоской задаче (см. главу III).При этом толщина днища, влияющая на эпюру реакции ос­нования, должна назначаться до расчета. Эту толщину можно 
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предварительно принимать равной 1/з—’/б свободной высоты стен камер (над днищем) и не менее Ѵіо ширины камеры.При расчете днищ шлюзов (канала имени Москвы и др.) между прогибом у днища и реактивным сопротивлением р ос­нования раньше принималась прямая пропорциональность
p{x) = kny(x), (VI.И)где^п—коэффициент, характеризующий общую сопротивляе­мость среды и получивший название коэффициента по­стели (его размерность в кГІсм3).Трудность решения при этом дифференциального уравнения изгиба для влучая так называемых коротких балок, к которым обычно относятся днища шлюзов, заключалась в том, что каж­дому из грузовых участков днища соответствует свое дифферен- 2 циальное уравнение и свой интеграл его с четырьмя постоян­ными интегрирования. Все эти постоянные, число которых рав­но учетверенному числу участков днища, должны быть найдены из решения системы алгебраических уравнений, выражающих граничные условия задачи.Для упрощения этого решения был предложен ряд способов замены общего интегрирования уравнений частными решениями (П. Л. Пастернака, А. Н. Крылова, Н. П. Пузыревского, Г. Д. Дутова и др.).Однако пользование ими все же представляло значительные трудности, так как при расчетах приходилось составлять и ре­шать системы уравнений, заключающие в себе несколько неиз­вестных.В связи с этим при практических расчетах днищ шлюзов по гипотезе прямой пропорциональности часто пользуются гото­выми формулами и таблицами, составленными Э. Ф. Корневи- цем и Г. В. Элдером [9]. В этой работе ее авторы рассмотрели много различных схем нагрузок — от самых простых с единич­ными силами и моментами до весьма сложных — на балки с по­стоянной и ступенчатой жесткостью по длине. Для каждой из этих схем, значительное число которых может быть использова­но при расчете днищ шлюзов, даются формулы для определе­ния в любом сечении х реакции основания рх, тангенса угла наклона нейтральной оси балки к горизонтали, изгибающего ее момента Мх и перерезывающей силы Qx.Для пользования этими формулами все нагрузки, передаю­щиеся на днище как через стены камеры, так и непосредствен­но, приводят к симметричным или обратно симметричным вер­тикальным силам и моментам, равномерно распределенной на­грузке отдельных участков днища и сжимающим его осевым си­лам. При этом равномерно распределенная по всей длине дни­ща нагрузка в соответствии со структурой зависимости (VI.И) в расчет не вводится.Наиболее распространенная схема таких приведенных на­
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грузок на неразрезное днище камеры изображена на рис. ѴІ-21.При расчетах по этим и аналогичным формулам большое значение 'имеет выбор величины коэффициента постели, особен­но учитывая, что получаемое из опытов численное значение его оказывается зависящим как от площади штампов, так и вели­чины нагрузки.

Рис. VI-21. Схема приведенных нагрузок на симметрич­
ное неразрезное днище шлюзаДля камер шлюзов, ширина которых по днищу изменяется в относительно небольших пределах, проектная практика пришла к следующим значениям коэффициентов постели:

для галечно-гравелистых оснований ....................................3—4 кГ/см?
» песчаных » .............................. 1,5 —2 »
» глинистых » .............................. 0,5—1 »Известен шлюз, для которого при мягких глинах основания коэффициент постели был принят равным 0,2 кГ[см?. В то же время на этом шлюзе были допущены давления на грунт осно­вания до 4—5 кГ{см2.Основным недостатком метода расчета днищ по гипотезе прямой пропорциональности кроме физической условности ко­эффициента постели является то, что зависимость (VI. 11) не отражает распределения нагрузки, происходящего внутри лю­бого упругого тела, и совсем не учитывает влияния на эпюру реакции основания боковых пригрузок.В связи с этим в настоящее время при расчете днищ камер на упругом основании грунт, на котором они лежат, рассмат­ривают как упругую среду, физические свойства которой ха­рактеризуются двумя константами — модулем деформации (сжимаемости) Ео и коэффициентом бокового сжатия р0. При этом принимают, что днище лежит на упругом слое грунта ос­нования, работающего в условиях плоской деформации (см. главу III).Данные ряда сравнительных расчетов, выполненных обоими методами, показали, что при наличии в основании камер мош­ной толщи сжимаемых и особенно связных грунтов допущения, положенные в основу гипотезы прямой пропорциональности, существенно искажают результаты расчетов. При залегании же
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под ’ сжимаемыми грунтами да небольшой глубине скальных или других относительно несжимаемых грунтов результаты расчета по обоим методам практически не отличаются. На ос­нове этих данных следует считать, что расчет днищ по гипо­тезе прямой пропорциональности целесообразно вести лишь при мощности слоя сжимаемых связных (глинистых) грунтов под днищем не более 0,5(2/).По вопросу о приемлемости данного метода расчета при ос­новании, сложенном из несвязных (песчаных) грунтов, мнения расходятся. Одни ученые и инженеры считают возможным пользоваться методом коэффициента постели при сыпучих (пес­чаных) грунтах, слагающих основание сооружения на любую глубину; другие предлагают вводить ряд ограничений — по мощности сжимаемого слоя и по стадии проектирования.Нам представляется, что методом коэффициента постели можно пользоваться при песчаных основаниях любой глубины только на начальных стадиях проектирования, а при оконча­тельных расчетах — при мощности слоя сжимаемых песчаных грунтов под днищем не более (0,6 — 0,7) 2/. В остальных слу­чаях расчет неразрезных днищ лучше вести, рассматривая ос­нование их как упругую среду.Такой расчет днищ, которые относятся к коротким балкам постоянной или переменной жесткости, в обычных случаях про­изводят, пользуясь готовыми теоретическими решениями, полу­ченными для разных схем балок и нагрузок, а также состав­ленными на их основе расчетными формулами и таблицами (см. главу III).На величины расчетных изгибающих моментов и перере­зывающих сил в днищах камер шлюзов большое влияние ока­зывают боковые пригрузки основания обратными засыпками. Поэтому для днищ шлюзов практическое распространение по­лучили лишь те способы расчета (Б. Н. Жемочкина, В. А. Фло­рина, Б. М. Ломизе), при которых в число действующих сил вводят эти пригрузки.Как указывалось выше (см. главу III), сущность метода Б. Н. Жемочкина заключается в том, что контакт между дни­щем и основанием по всей их площади заменяется контактами в отдельных точках [7].Расчет днищ шлюзов данным методом при пользовании приведенными в работе [7] формулами, таблицами и примера­ми несложен. Кроме того, при нем сравнительно просто можно учитывать такие факторы, как переменная жесткость днища, и, главное, баковая пригрузка основания весом обратных за­сыпок. В связи с этим метод Б. Н. Жемочкина получил для расчета днищ шлюзов широкое применение.Решение задачи о работе балки конечной длины при любой жесткости дано В. А. Флориным, который представил закон распределения реактивных давлений в виде степенного много­
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члена, а для определения неизвестных коэффициентов в урав­нении реактивных давлений использовал уравнение равновесия и систему уравнений, получаемых из условия равенства в ряде точек прогибов балки осадкам поверхности грунта.Пользуясь этими решениями, Э. Ф. Корневиц и Г. В. Эн­дер [10] разработали методику расчета сплошных днищ сухих доков и шлюзов как балки, состоящей из среднего (пролетно­го) участка конечной жесткости и краевых участков под сте­нами бесконечной жесткости и лежащей на упругой полупло-, скости. При этом расчетные формулы составлены для 13 эле­ментарных схем симметричных и обратно симметричных на­грузок, позволяющих перейти еще к 12 элементарным схемам несимметричных нагрузок.Комбинации этих нагрузок, включающие равномерные и треугольные боковые пригрузки основания за пределами днища, позволяют получить эпюры реакции грунта, изгибающих мо­ментов и перерезывающих сил для всех расчетных состояний работы днищ однониточных шлюзов.Однако при таком расчете требуется все же большая вы­числительная работа. Кроме того, наблюдения последнего вре­мени показали (ом. главу Ш), что ограничение основания при расчетах упругим слоем конечной глубины дает лучше отвеча­ющие натуре результаты, чем учет упругого полупространства бесконечной глубины. Расчет коротких неразрезных днищ ка­мер по методу упругого полупространства относительно просто и удобно вести по таблицам [11]. Для наиболее часто встречаю­щихся в проектной практике расчетных случаев эти таблицы приведены в приложении I.Следует отметить, что все упомянутые выше методы расче­та днищ как коротких балок, лежащих на однородной упругой полуплоскости, кроме сделанных в них частных допущений, не' учитывают еще влияния на распределение реактивных давле­ний пластических деформаций, которые должны происходить по концам днища при получающихся теоретически бесконечно больших краевых напряжениях (см. главу III).Но при длине днищ шлюзов (поперек камер) 25—40 м и более золы краевых пластических деформаций относительно малы; к тому же они сильно сглаживаются при всегда име­ющемся значительном заглублении днищ шлюзов в основание и поэтому обычно при расчетах не учитываются.Для определения изгибающих моментов и поперечных сил все действующие на сооружение силы в большинстве случаев приводят к следующим расчетным нагрузкам (рис. ѴІ-22):1) равномерно распределенная нагрузка q от веса плиты днища, воды на ней и противодавления;2) сосредоточенные силы Р от веса стен камеры;3) сумма моментов М, учитывающих влияние переноса со­средоточенных сил Р на лицевую грань стен камерьц и момен­
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тов от горизонтальных сил, действующих на тыловые и лице­вые грани стен (устоев);4) симметричные пригрузки ^пр от обратных засыпок.Суммарные эпюры моментов и поперечных сил находят ал­гебраическим сложением эпюр, полученных от этих нагрузок.При определении указанных единичных сил следует учиты­вать, что последний фактор, который зависит от очередности и сроков засыпки грунтом пазух сооружения, на современной стадии разработки этого вопроса учесть с достаточной точно­стью практически не представляется возможным; в то же вре- мя не может быть такого порядка производства работ, при ко­тором пригрузка не оказывала бы влияния на работу днища или же влияла бы на него своим полным весом.В связи с этим при учете пригрузки целесообразно рассмат­ривать два предельных варианта расчетной интенсивности при­грузок ^пр:а) наименьшей ^'р~уТПрЯз;б) наибольшей 7прЯ3,где упр—преведенный объемный вес грунта засыпки (с учетОхМвзвешивания);
Н3—высота слоя засыпки.Формы пригрузки (характеризующие ее величины) обычно принимают:а) в наиболее распространенных случаях, когда ширина засыпки поверху не велика — по схеме: а С 0,5/ и £ < I, при аф-р^/ (рис- ѴІ-23, а);б) при. распластанно.м профиле пригрузки, когда к сооруже­нию примыкает земляная плотина пли дамба — по схеме: а = 1 (рис. ѴІ-23, б). При этом схема б применима лишь для относи­тельно неглубокого котлована, когда Н^-~. При глубоком

/ Н'\котловане — I учет пригрузок ведут по схеме а, в кото­рой заложение расчетного откоса принимают такой величины, чтобы а + 3 = /.В обеих схемах условно считается, что протяженность при­грузки, оказывающей влияние на работу сооружения, ограни­чивается длиной полупролета днища. Получаемое при этом уменьшение величины расчетной пригрузки согласуется с экс­периментальными исследованиями, показывающими, что зату­хание осадок происходит быстрее, чем это следует по теории упругости.Получив в результате указанных выше расчетов при данных внешних нагрузках на днище эпюру распределения реактивного
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Рис. ѴІ-22. Схемы для определения изгибающих моментов и попереч­
ных сил, действующих на конструкцию камерыа — схема сил; б — схема расчетных наірузок; J—давлепие грунта; 2—давление воды

Рис. ѴІ-23. Схемы обратных засыпок стен камер и расчетных при' 
грузок основания от них

а — при узких пришлюзовых площадках; б — при широких засыпкахнапряжения грунта под ним, строят для всех расчетных слу­чаев эпюры изгибающих моментов и перерезывающих сил. Имея такие эпюры, очерчивают их обертывающие — отдельно для эксплуатационных и отдельно для строительных и ремонт­ных случаев, поскольку для последних допускаются понижен­ные коэффициенты запаса прочности [15].По этим эпюрам с учетом продольной сжимающей силы от активного давления грунта аналогично тому, как это делают 
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для стен камер, подбирают рабочую арматуру и проверяют по <ряду сечений прочность и трещиностойкость конструкции.При этом нормальную силу сжимающую днище, прини­мают равной
N = ZE — t , (VI.12)где ЕЕ— сумма горизонтальных сил, приложенных к стене камеры и торцу днища;Ав и йн—высота слоя воды соответственно над верхней и нижней поверхностью днища*, 

t—толщина днища.В данном случае, в отличие от стен камер, если днище не имеет вертикальных швов бетонирования, коэффициенты запа­са прочности при учете противодавления в расчетных швах, а также температурных воздействий могут снижаться на 30%, но не ниже чем до 1,3.К рассчитанным таким образом днищам камер шлюзов предъявляют следующие требования:а) наименьшее реактивное напряжение грунта ст не должно быть отрицательным, причем с учетом неточности расчета ча­сто ставят требование о^0,1--0,2 кГ(см2\

Рис. ѴІ-24. Схемы нагрузок и расчетные эпюры моментов в неразрез­
ном днище камеры шлюза

а — схема нагрузок для расчета по методу коэффициента постели; б — то же, по методу теории упругости; в — эпюры моментов; 1—эпюра моментов, полу­ченная по методу коэффициента постели; 2 — то же, по методу теории упруго­сти при Я = 0,5 Я; <3 — то же, по фактическому армированию
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б) расчетная ширина раскрытия трещин в бетоне не дол­жна превышать 0,1—0,2 мм (как для напорных конструкций при градиенте 10—20 и более).Исключением в отношении условий раскрытия трещин яв­ляются днища верхних камер многокамерных шлюзов, из кото­рых зимой по эксплуатационным условиям выпускается вода. Для этих днищ следует конструктивными мероприятиями обес­печить сохранение зимой в камерах слоя воды, превышающего толщину льда, или, если это нецелесообразно но техническим или экономическим причинам, уменьшить наибольшую ширину расчетного раскрытия трещин до 0,05 мм как для конструкций, подверженных попеременному замораживанию и оттаиванию.Если указанные выше требования не удовлетворены, при­ходится изменять толщину и армирование днища, что влечет за собой пересчет и реакции основания.Однако все результаты расчетов днищ на упругом основа­нии, зависящие от некоторых средних констант грунта, как это видно из рис. ѴІ-24, всегда несколько условны. Кроме того, как показывает опыт, на эпюру реакции грунта под днищем сильно влияют различные неучитываемые факторы, например наличие в основании отдельных линз или прослоек более слабого или плотного грунта. . .В связи с этим при слабых неоднородных основаниях тол­щину днищ шлюзов часто сначала рассчитывают указанным выше способом по растягивающим напряжениям в бетоне как балку на упругом основании, а затем арматуру в них прове­ряют на напряжения, отвечающие пределу текучести ее, при других, более тяжелых для работы днища условных эпюрах ре­акции основания. В качестве таких эпюр чаще всего принима­ют прямоугольные, допуская, что при симметричных нагрузках реакций основания равна по всей длине балки среднему ед значению:
, - +р1 21(рис. ѴІ-25). Такая достаточно распространенная схема пове­рочного расчета гарантирует днище от разрушения в случае нарушения нормальных расчетных условий работы той или иной секции днища шлюза, хотя раскрытие трещин и превзой­дет при этом допускаемое.

44. РАСЧЕТ РАЗРЕЗНЫХ ДНИЩ КАМЕРПри сплошных разрезных днищах и симметричных степах камер (см. рис. VI-18) расчет обычно начинают с установления (при предварительно принятой толщине днища) по обычным формулам внецентрениого сжатия для всех расчетных случаев напряжений основания в краевых точках фундаментной плиты
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при отсутствии у нее тыловой консоли. Полученные результатысчитаются удовлетворительными при отсутствии отрицательных напряжений (с учетом взвешивающего давления воды) и до­статочной равномерности положительных напряжений.Неравномерность напряжений ос­нования, оцениваемая отношением на­ибольших их значений к наименьшим, допускается в эксплуатационных ус­ловиях в большинстве случаев при песчаных грунтах до 5: 1 и при связ­ных грунтах 3:1. Для строительных и ремонтных условий эту неравномер­ность ограничивают редко — только при очень слабых грунтах основания.

Рис. ѴІ-26. Схема приближенного опре­
деления давления грунта на стену 

а — схема приложения сил; б— эпюра дав­ления грунта
Рис. ѴІ-25. Схема работы дни­
ща при прямоугольной эпюре 

реакции основания 
а — схема нагрузок; б — единич­ные нагрузки; в — реакция ос­нования

В случае, если принятые условия не удовлетворены, для их обеспечения устраивают тыловые консоли.При принятой полной ширине фундаментной плиты уточня­ют тем же способом внешние силы и давления на грунт.Для определения полного давления грунта на стену вместе с консолью пользуются приближенным приемом, заключа­ющимся в разделении засыпки условной вертикальной пло­скостью на две части, как это показано на рис. ѴІ-26. При этой грунт и воду, находящиеся между этой плоскостью и стеной, учитывают только как весовую нагрузку. Давление же воды и грунта принимают горизонтальным и передающимся па эту плоскость. Вид эпюры давления, получающейся при таком спо­собе расчета, а также получаемые в результате такого расчета эпюры изгибающих моментов и поперечных сил изображены на рис. VI-18.Расчет устойчивости на сдвиг секций камер с разрезным днищем не производят, так как каждая полусекция имеет упор в противоположную ей полусекцию.
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Устойчивость на опрокидывание разрезных секций камеры проверяют относительно возможно наинизшей точки приложе­ния силы упора, положение которой рекомендуется принимать на Ѵз высоты шва, считая от подошвы днища.При этом коэффициент устойчивости Лопр определяют по формуле:
= (VI. 13)

2Л1опргде ЕМуд —сумма моментов сил, действующихсверху вниз;ЕЛ4опр = ЕЛ4Г + Л4пр— сумма моментов горизонтальных сил и противодавления.Для ремонтного случая секции камеры необходимо прове­рять на всплывание при максимально возможном уровне грун­товых вод. Коэффициент устойчивости на всплывание &вРп опре­деляется по формуле
£всп = --------------у------- — , (VI. 14)где ЯР—сумма вертикальных сил, действующих сверху вниз (при осушенной камере);

V—противодавление при наивысшем расчетном уровне воды за стенами;
Е3—давление грунта засыпки (ниже уровня воды взве­шенного) при наивысшем расчетном угле внут­реннего ТренИЯ ірмакс.Коэффициент устойчивости на всплывание должен быть не менее 1,05—1,1.Днище рассчитывают как консоль на действие реактивного давления грунта, собственного веса и сжимающей силы (если она превосходит сопротивление трения сдвигу); при этом при­нимают, что консоль имеет заделку в плоскости лицевой грани стены. Таким образом рассчитывали первые построенные ка­меры с разрезными днищами. Так же рассчитывают их в на­стоящее время на предварительных стадиях проектирования.Однако данные натурных исследований работы разрезных днищ камер построенных шлюзов показывают, что при таком способе расчета длина тыловой консоли днища получается из­лишне велика, а поскольку не учитывают влияние веса обрат­ной засыпки за консолью на основание, это приводит к наклону стен в сторону засыпки. При этом напряжения под днищем су­щественно отличаются от получаемых расчетом по формулам внецентренного сжатия.Для иллюстрации изложенного на рис. ѴІ-27 приведены совмещенные эпюры неравномерности расчетных давлений на 
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грунт и фактических осадок секций камер с разрезным дню щем двух построенных шлюзов.При окончательном проектировании необходимость устрой­ства тыловой консоли и длину ее следует выяснять, определяя реакцию основания под разрезным днищем в целом как под балкой на упругом основании с учетом влияния на ее работу пригрузки основания весом обратной засыпки пазух и второй полусекции, вес которой в первом приближении можно рас-

Рис. ѴІ-27. Эпюры расчетных давлений на грунт и фактических осадок 
секций камер шлюза

а — расчетная эпюра неравномерности давления на грунт; б — эпюра неравномер­ности фактических осадок секции камеры шлюза, расположенного на песчаных грунтах; в — то же, шлюза, расположенного на слабых глинистых грунтах
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сматривать тоже как пригрузку основания. Для этого удобнее всего пользоваться таблицами единичных реактивных напряже­ний.В большинстве случаев разрезное днище можно рассчиты­вать как жесткую балку, лежащую на упругом основании., Лишь в редких случаях, преимущественно при небольшой вы­соте стен камеры, большой ширине камеры, а также малосжи- маемых грунтах основания, разрезные днища приходится рас­считывать как балку на упругом основании, имеющую беско­нечную жесткость па участке стены и конечную жесткость на участке консоли.Конструкцию продольного шва между двумя частями раз­резного днища рассчитывают на восприятие им полного гори­зонтального давления, пренебрегая трением в основании дни­ща. Затем определяют ожидаемые осадки полусекции камеры при нормальном эксплуатационном случае опорожненной до уровня нижнего бьефа камеры и возможный перекос ее при наполненной камере.При значительной высоте стен камеры, и во всяком слу­чае когда она превышает 15 м, следует еще проверить, не по­является ли при температурных воздействиях (и неравномер­ной осадке полусекций камеры значительного реактивного дав­ления грунта на стены, являющегося дополнительной нагруз­кой па них. Способы определения прогибов стен под темпера­турными воздействиями изложены выше, в и. 42, а способы определения реактивного давления от так называемого навала стен на обратную засыпку при неравномерной осадке их в сто­рону последней — в главе I.Объединение в данном случае обоих этих способов расчета путем сложения горизонтальных деформаций стен, вызванных отдельно температурными воздействиями и неравномерной осад­кой полусекций камеры, особых трудностей не представляет.Расчет консолей на прочность и определение количества ар­матуры в них производят обычными для днищ способами. Рас­четным обычно является ремонтный случай.При наличии в основании разрезных секций камер слабых прослоек или линз иногда прибегают к трансформированию ре­акции основания.Практически для днищ камер применяли коэффициенты трансформации до 1,25. При этом на трансформированную эпюру реакции основания в этих случаях проверяют арматуру днища, размеры которого были ранее установлены при нор­мальной расчетной реакции основания.
45. РАСЧЕТ ВРЕМЕННО РАЗРЕЗНЫХ ДНИЩ 
КАМЕРВременную разрезку днищ с замоноличиванием штраб по­сле затухания основных осадок более тяжелых стеновых частей 
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применяют для уменьшения толщины днищ и количества арма­туры в них (см. рис. ѴІ-16).Расчет временно разрезного днища отличается от расчета неразрезного лишь тем, что приложенные к нему до его за- моноличивания внешние силы — вес бетона днища и возведен­ных ярусов стен камеры, вес и давление обратной засыпки па­зух— уменьшаются за счет того, что часть их передается непо­средственно на основание и на работу днища не влияют.Так как величина этой части нагрузок зависит от степени затухания осадок ко времени замоноличивания днища, для ус­тановления ее строят расчетные кривые осадок отдельных ча­стей камеры по времени, по которым можно установить, какая доля осадок произойдет ко времени обращения днища в пераз- резное. При этом в расчет неразрезного днища (замоноличен- ного) вводят долю указанных выше внешних сил, равную
— = , (VI. 15)

. п У КОНгде укон и у3—соответственно осадки стен камер полные (ко- н еч ны е) и ко врем ей и з а м он о л и ч ив ан и я д н ища.Время затухания осадок сильно зависит от того, залегают ли в основании связные (глинистые) или несвязные (песчаные) грунты, а также от наличия в них различных прослоек и линз.В связи с тем что расчеты затухания осадок во времени для обычно неоднородных оснований всегда несколько условны, так же как и длительность периода между началом бетониро­вания стен и замыканием днищ, в проектной практике в расчет временно разрезных днищ по схемам неразрезных вводят в за- 1 висимости от характера основания некоторую — часть внеш- 
пних сил, приложенных к днищу до его замоноличивания. Зна­чение этой части принимают обычно равной:

при чисто песчаном основании ........................................... 0,1—0,15
» песчаном основании, подостланном связными

грунтами или с прослойками их ....................................... 0,2—0,25
при глинистом основании ........................................................ 0,3—0,35При временно разрезном днище с предварительным обжа­тием бетона и растяжением затяжки (см. рис. ѴІ-16) схемы расчета его определяются в основном последовательностью производства работ, изображенной графически на рис. ѴІ-28.В строительный период две половины днища, разрезанные временным осадочным швом, сжимаются, а затяжка растяги­вается за счет поворота в сторону обратной засыпки обеих ча­стей фундамента под влиянием внешних сил, вызывающих не­равномерные и большие к краям осадки их.Наиболее просто расчет таких днищ в строительном случае производится при прямой пропорциональности ів краевых сече-
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ниях между давлениями днища на грунт и осадками, отвеча­ющими случаю наличия в основании на небольшой глубине (см. п. 43) относительно мало сжимаемых или скальных грунтов.

пшшпппппшшшшшшл

Рис. ѴІ-28. Последовательные стадии возведения сооружения и схемати* 
ческие эпюры распределения напряжений в основании

а — возведено только днище; б — установлена и замоноличена затяжка; а — возведе­ны и частично засыпаны стены; г — сооружение законченоВ этом случае при абсолютной жесткости полуднищ, учиты­вая удлинение затяжки при ее растяжении, исходя из условия равенства моментов внешних и внутренних сил (рис. ѴІ-29), получаем, что разность давлений под краями фундамента Даг и напряжение в затяжке а3 определяются по формулам
2М0 

2E3F3z2 , Z2 
кціз I 6

h I /3 t «п *з 4
Гз2 12£3z

(VI. 16)
(VI. 16а)

где Мо — момент внешних сил относительно центра основания полуднища;£3, —соответственно модуль упругости материала затяжкии площадь ее сечения;
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: 7//3—соответственно полудлина днища (по основанию) и затяжки;
z—расстояние между равнодействующими сил растяже­ния затяжки и сил сжатия днища, принимаемое обыч­но равным расстоянию от оси затяжки до подошвы днища;&п — коэффициент постели.Эти величины можно регу­лировать в некоторых пре­делах, изменяя площадь ар­матуры в затяжке. Однако во избежание перерасхода металла арматура должна достаточно хорошо отвечать эксплуатационным услови­ям, при которых замоноли- ченное днище рассчитывает­ся как неразрезная балка на упругом основании на до­полнительно приложенные к ней нагрузки, а также упомянутую выше долю основных нагрузок, отвечающих незакончившейся части осадок.По производственным условиям днище обычно приходится замоноличивать при относительно небольшой высоте засыпки.Поэтому, несмотря на значительное влияние полной обрат­ной засыпки на реакцию основания под камерами в эксплуата­ционных условиях, в строительном случае для временно разрез­ных днищ данного типа часто ограничиваются гипотезой «пря­мой пропорциональности» также и при залегании под ней ма- лосжимаемых грунтов па значительной глубине.При необходимости же проведения расчета в этом случае, по теории упругой полуплоскости можно пользоваться следующим способом расчета [2].Сначала все внешние силы, действующие на днище до его замыкания, приводят к двум симметричным вертикальным си-

АГ 2/лам N, приложенным на расстоянии — от оси симметрииЯ(при котором происходит только вертикальная осадка системы, без напряжения в затяжке), и двум противоположно направ­ленным моментам Л1о относительно точек приложения этих сил.Боковые пригрузки (засыпки нижней части котлована) при­водят к двум сосредоточенным силам Мір, приложенным на расстоянии /Пр от оси симметрии.После этого напряжение в затяжке от указанных нагрузок может быть определено по следующим формулам:а) от изгибающих моментов Мо
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М1"^)
2 " (1 “ 2 + —

(VI. 17)

б) ОТ боковых пригрузок Ѵпр
$3.пр --- Кщ» (VI. 17а)

где Ео — модуль упругости грунта основания. Другие обозначе­ния прежние.Следует отметить, что при данной схеме конструкции затяжки чувствительны к изменению температуры в период между замо- ноличиванием их концов и замыканием днища; это подтвержда­ется данными натурных исследований.Дополнительное напряжение в затяжке при изменении ее температуры на t градусов может быть определено по одной из следующих формул:а) при расчете по способу коэффициента постели
\2Е3Е3^~С (VI. 18)

б) при расчете по теории упругости
Е3 г>. t (VI. 18а)

1 + 2E3F3z2 ----- —~По *3 4где а— коэффициент линейного расширения материала затяжкипри изменении температуры.
46. ТИПЫ ШЛЮЗНЫХ головКонструкции и основные размеры голов шлюзов определяют­ся главным образом компоновкой расположенных в них ворот, водопроводных устройств и механического оборудования. При этом в отличие от камер на головах шлюзов по условиям на­дежной работы ворот при возможной несколько неравномерной осадке сооружений на сжимаемых грунтах днища всегда устра­ивают (в эксплуатационных условиях) неразрезными.При значительной толщине устоев, вызванной размещением в их пределах механического оборудования, а часто и водопро­водных галерей, высота и очертания обратных засыпок суще­ственного влияния на конструкции голов обычно не оказывают.В отличие от камер шлюзов поперечные сечения голов меня-
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ются по их длине; как днище, так и устои имеют вдоль оси шлюза переменную толщину. Кроме того, ів головах помимо на­грузок, действующих в плоскости, нормальной к оси шлюза, имеются внешние усилия, дейст­вующие в плоскостях, параллельных оси шлюза, что приводит к перераспределению на­грузок между отдель­ными частями головы.Несмотря на боль­шое число запроекти­рованных и осуществ­ленных компоновок во­допроводных устройств и механического обо­рудования на головах шлюзов, последние в отношении их статиче­ской работы могут быть обычно отнесены к одной из следующих основных схем.
Схема I. Нижние и промежуточные голо­вы шлюзов, характери­зующиеся отсутствием стенок падения и отно­сительно небольшими изменениями толщины днища по его длине (рис. ѴІ-30щ).
Схема II. Верхние головы шлюзов типа примененного на кана­ле имени Москвы, ха-

Рис. ѴІ-ЗО. Основные схемы 
голов шлюзов

а — нижних и промежуточных; 
б— верхних с двумя попереч­ными массивами; в — верхних с одним верховым поперечным массивом; г—верхних и средних с подкорольным массивом; д— нижних с верхней распоркой- затяжкой в упорной части 
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рактеризующиеся наличием двух жестких массивов (верхового и низового), .связанных относительно гибкой плитой (рис. ѴІ-30,б).
Схема III. Верхние головы шлюзов типа примененных на Волго-Донском судоходном канале имени В. И. Ленина и Вол­го-Балтийском водном пути, характеризующиеся наличием ко­роткого жесткого верхового массива и значительно более гибкой плиты днища на всей остальной его длине (рис. ѴІ-30,я).
Схема IV. Верхние и средние головы шлюзов типа приме­ненных на ряде волжских гидроузлов, характеризующиеся на­личием на большей части длины головы жесткого подкорольно- го массива и такого короткого участка тонкого днища за ним, что оно может рассматриваться как консольная плита, заделан­ная в подкорольный массив и устои (рис. ѴІ-30, г).
Схема V. Нижние головы шлюзов с верхней распоркой-за­тяжкой, расположенной в упорной части их за пределами (по высоте) надводного габарита при наивысшем расчетном нави­гационном уровне нижнего бьефа (рис. ѴІ-30, д). Эта схема стала применяться в последнее время на шлюзах большого на­пора для облегчения работы устоев и особенно днища головы; при этом распорка-затяжка обычно используется в качестве пролетного строения моста через шлюз.Для уменьшения толщины днищ голов, не имеющих стенок падения, в них иногда делают временные продольные раздели­тельные швы — простые (осевые одиночные или парные около устоев) [6] или с предварительным обжатием бетона и растяже­нием верхней арматуры (см. рис. ѴІ-28) по описанной выше схеме временно разрезных днищ камер (см. рис. ѴІ-16). Такую же временную разрезку в последнее время делают также в дни­щах верхних и средних голов со стенками падения значительной высоты для уменьшения количества верхней арматуры.В отношении общей устойчивости на сдвиг головы шлюзов подразделяют на головы, имеющие самостоятельную устойчи­вость, и головы с упором в камеры (или палы) и с анкерным зацеплением. При недостаточном весе нижних голов их само­стоятельная устойчивость достигается уменьшением давления грунта и воды на верховые торцы путем устройства у стен ка­мер в сопряжении с головами вертикальных консолей и дре­нажа (рис. ѴІ-31).Для верхних и средних голов при камерах со оплошными днищами допускается упор голов в эти днища (см. рис. ѴІ-30). Для нижних голов это допускается только при массивной (до­ковой или разрезной) конструкции примыкающего к голове участка пал. В таких случаях коэффициент запаса этих голов на самостоятельный сдвиг в эксплуатационных условиях обычно назначали ранее лишь немногим больше единицы (Лсдв~1,05) с тем, чтобы головы при изменении уровня воды в камере могли получать перекосы и работать независимо от камер и лишь в 
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ремонтном случае упирались в них. Ширину осадочного шва между головой и камерой назначали достаточной для обеспе­чения начальных деформаций сдвига без упора, а конструкцию его заполнения проверяли на напряжения, возникающие при продольной силе, отвечающей нормированному значению коэф­фициента запаса. Величину этого коэффициента проверяли для случая совместной работы на сдвиг головы и примыкающей к ней секции камеры.
Поперечный разре?

Рис. VI-31. Схемы увеличения устойчивости нижней головы умень­
шением давления грунта и воды на верховые торцы

а — с разгружающим колодцем; б — с дренажной галереей; 1— голова; 2 — камера; 3 — разгружающий колодец; 4 — труба для отвода воды из разгру­жающего колодца в кювет; 5 — шпонки; 6 — дренажная галерея; 7 — труба для отвода воды из дренажной галереи; 8 — вертикальная консоль; 9— шов между камерой и головойПри недостаточной устойчивости нижних голов применяют анкерное зацепление их за днища примыкающих секций камер (рис. ѴІ-32). Но в этом случае, как и при упоре, обычно прове­ряли головы на самостоятельный сдвиг с коэффициентом запа­са 1,05.В последнее время стали, однако, отказываться от требова­ния самостоятельной устойчивости голов, и расчет их на сдвиг выполняют (при нормированном коэффициенте запаса) совме­стно с прилегающими к ним секциями камер или пал. В этом случае конструкцию заполнения шва следует рассчитывать на полную сдвигающую продольную силу, а ширину шва назна­чать из условия отсутствия навала голов при их перекосе на стены камер и палы.
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Давление на основание под головами при сплошных днищах камер имеет практическое значение лишь для нижних голов, для которых должны быть обеспечены прочность грунтов осно­вания в нижнем бьефе и их фильтрационная устойчивость (см. рис. ѴІ-30, а).

Рис. ѴІ-32. Анкерное соединение нижней головы с примыкающей к ней 
секцией камеры

1 — штраба для соединения анкеров после затухания осадок головы и камеры;
2 — поворотная обойма на анкерах над осадочным швом; 3 — соединения анкеров 
с продольной арматурой днища; 4 — дренажная галерея; 5 — лицевая вертикаль­ная шпонка; 6—горизонтальная наружная шпонка; 7 — внутренняя шпонка; 8 — горизонтальная потолочная шпонка; 9 — горизонтальная донная шпонкаДля работы механического оборудования всех голов боль­шое значение имеют продольные переко-сы, вызванные неравно­мерными напряжениями и осадками. Для нормальной работы механического оборудования голов продольные перекосы их при неравномерной осадке не должны превышать после монта­жа закладных частей 1 :200 при двухстворчатых и 1 : 100 при других типах ворот.При предварительном же проектировании шлюзов, когда для расчета их осадок еще нет достаточных изыскательских дан­ных, при установлении размера голов обычно коэффициенты не­равномерности давлений на грунт в продольном направлении при эксплуатационных расчетных случаях принимают следую­щими:

при песчаных основаниях ...................йн<4,5-ь5» суглинистых и глинистых основаниях.........&исЗ-гЗ,5

47. РАСЧЕТ ГОЛОВ НА УСТОЙЧИВОСТЬГоловы шлюзов на мягких нескальных грунтах, представля­ющие собой неразрезные конструкции большой жесткости, в отношении общей устойчивости можно рассматривать как одно целое.Расчеты устойчивости голов всегда являются поверочными, и их проводят сначала при наименьших общих размерах голов, получающихся в результате компоновки водопроводных и га­
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сительных устройств, размещения оборудования и предвари­тельного назначения размеров отдельных элементов (упорного массива, стенки падения, днища и т. д.).Устойчивость голов на сдвиг определяют в предположении скольжения подошвы днища по грунту, а при наличии в дни­ще зубьев — в плоскости подошвы последних. В случае же за­легания ниже днища головы прослоек более слабых грунтов, имеющих меньшие значения коэффициента сдвига, устойчивость голов на сдвиг проверяют также и в плоскости контакта с этими грунтами.При этом для плоского сдвига по основанию головы пользу­ются обычно формулой, в которой все сдвигающие (активные) силы входят в знаменатель, а все удерживающие (пассивные) силы — в числитель:^дв = ’ (VL 19)(Ев + Еъ а) (Яи + Ен а)где Яв и Нн—гидростатическое давление соответственно со стороны верхнего и нижнего бьефов;Ев.а и Ен.а— активное давление грунта со стороны верхнего и нижнего бьефов.Основными удерживающими силами являются реактивные силы трения от полного веса Р бетона головы с находящимися на ее конструкциях водой, грунтом и оборудованием за выче­том суммарного взвешивающего и фильтрационного давлений воды V = ЕЯф Д(0.В формуле (VI.19) величина Ддв является коэффициентом сдвига грунта основания, отвечающим среднему давлению под головой и равным = tgy + — . При связных грунтах для °ср возможности введения в расчет внутреннего сцепления с грун­та под головами устраивают зубья глубиной 1—2 м и более. В этом случае устойчивость головы на сдвиг проверяют по подо­шве зуба, но с введением в расчет веса грунта основания между подошвами всей головы и зуба. К удерживающим силам отно­сят также разность пассивного и активного давлений грунта на низовую грань
Р — р __ рно при пониженном коэффициенте бокового давления

^пасс = 1 <. tg2 Н-б -J .К горизонтальным сдвигающим силам относят разность дав­лений воды на ворота со стороны верхнего и нижнего бьефов, а также разность давлений воды и грунта на верховые и низовые торцовые грани головы.Ввиду сложных очертаний головы давление воды и грунта определяют обычно отдельно, считая грунт ниже уровня воды
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взвешенным. Определяя это давление, задаются наиневыгодней­шими для сдвига возможными реальными условиями его. Так, при определении горизонтального давления фильтрационной во­ды исходят из наиболее высоких возможных значений его; при определении давления воды на участках торцовой грани устоя, к которой примыкают стены и днище камеры с двумя рядами шпонок, принимают работающими только тыловые и нижние шпонки и, следовательно, давление воды на эти грани — отве­чающим уровню верхнего бьефа (см. рис. ѴІ-31).В связи с пространственными условиями работы голов в расчетах в качестве удерживающих следует учитывать силы трения грунта обратных засыпок о тыловые грани голов. Эти силы определяют по формуле
Етр = 2^тр 2 2 (VI.20)где EL— давление грунта обратной засыпки на отдельные участки тыловой грани головы отличающиеся между собой отметками верха и свойствами обрат­ной засыпки (по углам внутреннего трения и рас­четному объемному весу) или наклоном грани к вертикали;&тр—коэффициент учета сил трения, принимаемый обыч­но равным 1 для верхних и средних голов и 0,5 для нижних.При вовлечении в совместную работу на сдвиг головы и смежных с ней сооружений в числитель формулы (VI.19) добав­ляется сумма величин SPnp. /с.пр иЕтр.пр, учитывающих влияние примыкающих сооружений на устойчивость головы. Здесь SPnp— алгебраическая сумма вертикальных сил примыкающего соору­жения; /с.пр — коэффициент сдвига для примыкающего соору­жения; Етр.пр — расчетная сила трения по тыловым граням стен примыкающего сооружения, определяемая по формуле (VI. 20).

48. РАСЧЕТ ПРОЧНОСТИ УСТОЕВ ГОЛОВУстои голов шлюзов, расположенных на нескальных грун­тах, представляют собой на современных шлюзах армирован­ные бетонные или железобетонные конструкции переменного се­чения, а иногда и переменной высоты, связанные между собой сплошными неразрезными железобетонными днищами. Устои обычно бывают прорезаны горизонтальными и наклонными во­допроводными галереями, а также вертикальными пазами и шахтами. Кроме того, для облегчения устоев и уменьшения объема бетонных работ в них устраивают на менее нагружен­ных участках пустоты и вертикальные ячейки, заполняемые в необходимых случаях грунтом. В поперечном направлении ус- 28 1



той голов нагружены по длине, подобно стенам камер на дни­щах такого же типа, давлением грунта обратной засыпки и давлением воды. В продольном направлении на устои передает­ся давление ворот, воды и грунта. Таким образом, устои отли­чаются в расчетном отношении от стен камер своим пространст­венным характером работы.Статический расчет таких устоев, к которым в отдельных точ­ках приложены большие действующие в разных направлениях нагрузки, является не только затруднительным, но и в значи­тельной степени условным. Поэтому при назначении отдельных размеров устоев приходится часто исходить главным образом из конструктивных соображений и опыта работы ранее постро­енных сооружений.Ширина устоев голов поверху определяется расположением на них оборудования и обычно значительно превышает ширину, необходимую из условий их общей прочности, а часто и необхо­димую по тем же условиям ширину понизу на уровне верха стенки падения или верха днища. Поэтому поверку общего се­чения устоев требуется делать, как правило, только понизу, а по сечениям, расположенным выше, можно ограничиться опре­делением отдельных частных размеров, например ширины упор- ных участков за пазами, перемычек, стенок вырезов и т. п., а также подбором арматуры.Упорный массив — участок устоя, воспринимающий распор ворот, проверяют сначала на сдвиг и опрокидывание в предпо­ложении самостоятельной его работы; обычно условно счита­лось, что он отрезан от остальной части устоя и имеет шов на уровне верха днища. Ввиду того что такая схема расчета мас­сива отвечает исключительно неблагоприятным условиям его ра­боты, нормированные коэффициенты запаса как в расчетах ус­тойчивости, так и для определения арматуры принимались при­менительно к особым комбинациям нагрузок.Упорный массив сопротивляется сдвигу по плоскости гори­зонтального шва на уровне верха днища и опрокидыванию от­носительно низового его ребра по той же плоскости от продоль­ной составляющей распора ворот и давления воды в вертикаль­ном шве.Коэффициент устойчивости упорного массива на сдвиг Лсдв определяется по формулег __ Рв f6^СДВ р? I » (Ѵх-1)где ЕРВ = ЕР — V— вес массива с учетом противодавления V;/б —коэффициент трения бетона по бетону, прини­маемый в пределах 0,65—0,75;
Ер— продольная составляющая распора ворот;

Ев —давление воды в вертикальном шве (за вычетом давления со стороны нижнего бьефа).
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В последнее время в числитель этой формулы стали вводить дополнительный член, учитывающий работу на срез штраб в нижнем горизонтальном шве бетонирования.При объединении на большинстве современных шлюзов на нескальных грунтах всего устоя голов в один массив длина упорного массива поверху определяется при двухстворчатых во­ротах только размещением закладных частей гальсбандов, а давление от ворот передается продольной горизонтальной ар­матурой и на шкафную часть устоев. Эту арматуру, получив­шую название «поясной», обычно сосредоточиваютъ нескольких поясах, охватывающих в горизонтальной плоскости имеющиеся в устое вертикальные шахты, и приурочивают в вертикальной плоскости к изменениям длины упорной части.В таких условиях на сдвиг в продольном направлении по днищу под давлением ворот, а также от давления воды и грун­та на верховой торец головы проверяют весь устой в целом.Поясную же арматуру в сечении устоя у опорных частей ворот рассчитывают на восприятие усилий Еа.п, равных
(Р—V) г.Еа.п = Ер + Ев----- , (VI.22)r ь сдвгде —нормированный коэффициент запаса на сдвиг.Поверку растягивающих напряжений в промежуточных и нижнем сечениях устоя производят для обоих эксплуатацион­ных случаев — наполненной и опорожненной камеры — под дей­ствием всех внешних сил (давления воды, грунта п ворот) по обычной формуле сжатия с одновременным изгибом в двух на­правлениях:

SMy1,5 2МХ
“л; “ѵ (VI. 23)где — временное сопротивление бетона растяжению;S Р— сжимающая сила;£41,. и SMV— моменты всех сил относительно осей х и у, про­ходящих через центр тяжести сечения парал­лельно лицевой и торцовой граням устоя;—коэффициент запаса, принимаемый для таких весьма малоармированных конструкций соору­жений II класса равным 3—3,3 [15];— площадь сечения;ІѴѵ и ІЕу—моменты сопротивления расчетного сечения ус­тоя относительно осей х и у.При этом обычно пренебрегают крутящим моментом, а так­же изменением напряжений относительно главных осей.Если растягивающие напряжения не превышают допускае­мых по нормам для бетонных конструкций, то обычно ограничи­ваются установкой в растянутой зоне арматуры, площадь кото-
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рой определяют по усилию, эквивалентному растянутой части эпюры напряжений.При больших растягивающих напряжениях арматуру подби­рают обычными для малоармированных железобетонных кон­струкций способами (см. СН 55—59).При наличии в устое водопроводных галерей вертикальные сечения его приводят чаще всего к плоским рамам с жестким верхним ригелем, нагруженным поверху всеми силами, переда­ваемыми на него верхней частью устоя, а в пределах стоек также местным давлением грунта и воды. При этом обычно рассмат­ривают отдельно сечения в шкафной части с меньшей толщиной передних стенок и сечения в начальной и конечной частях гале­рей, в которых задние стенки имеют всегда большую толщину (см. рис. ѴІ-20). При расположении последних участков на закруглениях расчетная схема рам устанавливается путем выре­зания секций, перпендикулярных оси галерей; при этом благо­даря большей ширине (вдоль галерей) задней стойки она имеет значительно большую жесткость. Иногда расчет ведут, прини­мая поочередно большую и равную ширину стоек и ставя ар­матуру в каждой стойке на наибольший получающийся момент.Расчетные схемы других элементов: поперечных стен шахт­ных шлюзов, экранов, гасителей, фигурных стенок, стенок па­дения, различных вырезов и пазов, консолей, перекрытий и т. д. ввиду большого разнообразия их не имеют установившегося ха­рактера, и их выбирают в каждом отдельном случае в зависи­мости от возможной игры сил.
49. РАСЧЕТ ДНИЩ ГОЛОВИзложенные выше способы расчета днищ шлюзов, как балок на упругом основании в плоской задаче, достаточно близко от­вечают действительным условиям работы этих днищ в камерах, где они имеют постоянное сечение по длине, а ширину (вдоль шлюза), превышающую полную расчетную длину в 5—6 раз и более.В головах же шлюзов из-за наличия в них шкафов ворот, выходов водопроводных галерей или других уширений или уг­лублений днища имеют по оси шлюза различную толщину и различные нагрузки, а также часто и различный свободный пролет между устоями.Таким образом, днища голов являются в общем случае про­странственной конструкцией переменного сечения, воспринима­ющей к тому же горизонтальные силы и изгибающие моменты в продольном направлении.
Приближенные способыДля возможности расчета днищ голов в поперечном направ­лении как балок на упругом основании в плоской задаче днища 
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обычно делят по длине на несколько характерных зон с при­мерно одинаковыми сечениями, нагрузками и свободными про­летами между устоями. Распределение по зонам моментов и поперечных сил (определенных в результате расчета головы в целом) для получения их расчетных значений до последнего времени в проектной гидротехнической практике производили весьма приближенно и по-разному в зависимости от соотноше­ния жесткостей отдельных зон, а также от формы поперечного сечения днища.Для конструкций голов по схеме I (см. рис. ѴІ-30, а) при распределении изгибающих моментов и поперечных сил прини­мали, что действительные условия работы днища являются средними между независимой работой каждой зоны и полной их взаимосвязанностью.Для определения моментов и поперечных сил на участке каждой зоны эпюру реакции грунта, полученную при расчете головы в целом, осредняли (рис. ѴІ-33, а), затем из каждой зо­ны выделяли полосу шириной 1 м, которую и рассчитывали после уравновешивания активных сил реакции грунта. Уравно­вешивание заключалось в добавлении к вертикальным нагруз­кам каждой зоны или вычитании из них уравновешивающих сил, равных по величине возникающим в вертикальных сечени­ях (между смежными зонами) перерезывающим силам Рур, оп­ределяемым по формулеРур = 2ср—23 = А 23 (на 1 пог. м зоны), (VI.24)где 2ср—осредненная для данной зоны площадь эпюры реак­ции грунта, полученная при расчете головы в целом (с учетом горизонтальных сил, действующих вдоль оси шлюза);93—площадь эпюры реакции грунта данной зоны, полу­ченная при расчете каждой зоны в отдельности (от действия только вертикальных сил).Если в зоне преобладает 2cp(AS3 имеет положительное зна­чение), уравновешивающие силы действуют сверху вниз, а если в зоне преобладает 23(А23 имеет отрицательное значение), эти силы действуют снизу вверх.Уравновешивающие силы независимо от их знака условно считают приложенными посередине устоев в виде сосредоточен- 
Рных нагрузок, равных —2^, на каждый устой (рис. ѴІ-33,б). Ис­ключением является лишь случай, когда днище в пределах рас­сматриваемой зоны имеет значительную жесткость (например, стенка падения). При этом уравновешивающая сила, передавае­мая на эту зону, действует снизу вверх; в этом случае ее условно Рурпринимают в виде нагрузки интенсивностью равномерно распределенной по подошве головы.

288



Зпюра реакции, грунта Я.3

ІШШІШІШІШПІШІШ шишпнптттши»

6 23=

Рис. ѴІ-33. Схемы к расчету днищ голов 
й ~ разбивки эпюры давления на зоны; б — уравновешивание давления меж­ду зонами

Расчетные значения изгибающих моментов и поперечных 
сил для каждой зоны определяют как среднее арифметическое 
из значений для отдельных зон и среднего для головы в це­
лом. При различных величинах моментов для отдельных зон (в 
каком-либо из сечений днища, параллельных оси шлюза) сред­
нее значение момента Л1ср для всей головы будет равно
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М _  Mibj 4~ -f- . . . Mmbm (yj2*' 4 = 1где Mi— моменты на 1 пог. м ширины отдельных зон;
bt— ширины отдельных зон.Расчетные же значения изгибающего момента определяют по формуле ЛДР = для зоны і и подобным же образом для других зон.Аналогично определяют расчетные значения поперечных сил:

= + (VI.25a)24 = 1Распределение моментов по такой расчетной схеме можно считать допустимым лишь в тех случаях, когда величины мо­ментов, полученные двумя приемами, исходя из условия само­стоятельной работы каждой зоны и совместной их работы Л4ср, не слишком отличаются — не более чем на 50%.Для голов, имеющих конструкцию по схеме второй (см. рис. ѴІ-30,б), изгибающие моменты и поперечные силы распределя­ют между участками днища по второй расчетной схеме также в предположении, что оба массива работают в условиях средних между полной их связанностью, обеспечивающей их однотипный изгиб, и полной независимостью их изгиба.На основе первого предположения о полной связанности мас­сивов общий изгибающий момент днища распределяют пропор­ционально моментам инерции поперечных сечений обоих масси­вов по формулам
Мв = и X = , (VI.26)Лігде Мп — полный изгибающий момент на всю голову;/п — момент инерции всего днища головы относительно го­ризонтальной оси, проходящей через центр тяжести всего сечения;/в и /н—соответственно моменты инерции верхового и низово­го массивов относительно горизонтальной оси, прохо­дящей через центр тяжести всего сечения.В предположении раздельной работы массивов общий изги­бающий момент распределяют обратно пропорционально рас­стояниям от вертикальных осей массивов, проходящих через центр тяжести массивов, до места приложения равнодействую­щей реактивного давления на подошву головы (рис. ѴІ-34,«), т. е. по формулам
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Мв = и X = , (VL26a)
ci —|— b ci —j~ bгде а и b — расстояния от центров тяжести соответственно вер­хового и низового массивов головы до равнодейст­вующей Р реактивного давления грунта основания.Расчетные значения моментов принимают равными полусум­ме указанных двух моментов. Так, например, для верхового мас­сива

м» Р = = 0,5Л4п ( А + —L_). (VI.27)

Поперечные силы с достаточной для практических целей точ­ностью могут быть распределены так же, как и изгибающие мо­менты, и приняты равными
O.,p = O,5Qn (~ + —А К (ѴІ.27а)\ /п a+b IВходящие в эти формулы значения полных изгибающих мо­ментов и поперечных сил для головы в целом (в любом ее сече­нии, параллельно оси шлюза) определяют по методу, принятому для неразрезного днища постоянной жесткости. В соответствии с этим в расчет вводят всю длину головы; общий же момент инерции сечения всего днища определяют относительно горизон­тальной оси, проходящей через центр тяжести сечения.Пределы применения способа распределения моментов по второй расчетной схеме те же, что и по первой схеме.Конструкция головы по схеме третьей (см. рис. ѴІ-30,в) имеет стенку падения, жесткости днища на отдельных участках резко различаются между собой, а поэтому изложенные выше способы распределения моментов в этом случае неприменимы.При такой конструкции головы распределение моментов по длине днища можно производить в соответствии с приближенной эпюрой прогибов днища, которая позволяет учитывать до из­вестной степени связь между отдельными участками днища, резко отличающимися своей жесткостью.При этом в зону / входит стенка падения, а в зону II— участок днища, в пределах которого сказывается влияние более жесткой зоны I (рис. ѴІ-34,б). Ширина этого участка зависит от соотношения жесткостей зон I и II. При обычно имеющихся на практике соотношениях между жесткостями этих зон ширина такого участка может быть принята условно равной Z2 = Z0— про­лету днища в свету (между уетоями). В зону ///входит осталь­ной участок днища, если длина головы превышает суммарную ширину первых двух зон.Так же, как и при расчете днища по первой схеме, для опре­деления моментов и поперечных сил на участке каждой зоны эпюру реакции грунта, полученную при расчете головы в целом, осредняют, затем из каждой зоны выделяют полосу шириной
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Рис. ѴІ-34. Схемы к расчету днищ верхних 
голов

а — днище с двумя поперечными массивами; б — днище с одним поперечным массивом

1 м, которую и рассчиты­вают после уравновеши­вания активных сил с реакцией грунта.Моменты, полученные исходя из независимой работы каждой зоны днища, перераспреде­ляют только в пределах первых двух зон. В зо­не III в качестве расчет­ного момента принимают значение, полученное в результате расчета зон в условиях плоской задачи.Эпюру прогибов спрямляют из условия, чтобы не было скачка на границе зон I и II и что­бы суммарный момент в этих двух зонах до и после перераспределения не изменялся.При перераспределе нии моментов условно считают, что момент в днище у лицевой грани устоя до и после распре­деления остается неиз­менным, а дополнитель­ный момент имеет мак­симальное значение по оси шлюза.При этом в зоне / дополнительный момент имеет всегда тот же знак, что и основной мо­мент, а в зоне II дополни-тельный момент имеет знак, противоположный знаку основного моментаПри этом наибольшиерасчетные моменты для зон I и II при совместной их работе получаются равными (при равенстве пролетов в зонах)
Мьр = (мг+«;> ь. Mi -J- М2п — М1

/ \
2 «

(VI.28)
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\ . b2 !
м----------М^і-М, . ф_1 (ѴІ.28а)

п /. , 01 \ 02

где МіИ М2 — основные моменты, полученные в результате раз­
дельного расчета зон в условиях плоской задачи, 
соответственно для зон I и ІГ,

bi и b2— ширины зон I и ІГ,
п — — — отношение моментов инерции 1 пог. м сечения 

Л
зон I и II.

Дополнительная нагрузка на 1 пог. м зоны I равна 
, ем;

?і = Ѵ’ (VI.29)

anal пог. м зоны II
8МІ

qi =------А- • (ѴІ.29а)
zo

Расчетное значение поперечной силы в днище у лицевой гра­
ни устоя на всю ширину зоны получается равным: 
для зоны I

+ bf, (ѴІ.ЗО)

для зоны II /
= ) Ьг. (ѴІ.ЗОа)

При конструкции головы по четвертой схеме расчетный мо­
мент и перерезывающая сила для весьма высокого и длинного 
подкорольного массива могут быть определены исходя из пере­
дачи на него полусуммы:

а) приходящейся на него при независимой его работе части 
реакции основания под головой, полученной в результате расче­
та ее в целом как жесткого кубика;

б) всей реакции основания под головой.
При этом участок относительно тонкого днища за подкороль- 

ным массивом (см. рис. ѴІ.ЗО,г) можно рассчитывать отдельно 
как плиту, заделанную с трех сторон в этот массив и устои и на­
груженную реакцией основания, которая получена при расчете 
головы в целом.

При определении напряжений в бетоне и подборе арматуры 
в днищах при всех четырех рассмотренных выше схемах учи-

293



тывают также нормальные силы, действующие перпендикулярно продольной оси шлюза.При определении давления грунта засыпки на тыловые сто­роны устоев учитывают действительную форму этой засыпки, что позволяет определить эксцентрицитет равнодействующей давле­ния относительно середины длины устоя. Зная величину равно­действующей и ее эксцентрицитет ег, определяют ординаты эпю­ры давления и доли этой

Г

оонаі----- Зона И-

шлюза

Рис. ѴІ-35. Схема к расчету давления 
грунта засыпки на устои нижних го­

лов с двухстворчатыми воротами
1 — днище; 2 — устой; 3 — сила распора ворот

эпюры, приходящиеся на каждую зону (рис. ѴІ-35). Равнодействующую вертш кальных составляющих дав-ления грунта ловые грани ляют между нами так же, ствующую сил.Давление вую грань
0,5 L

днища определяют также для

засыпки на ты- устоя распреде- рнечетными зо- как и равнодей-горизонтальныхводы устояворот (например,створчатых приводят щей, после
на и приворотах)

лице- распордвух-такжек равнодеиствую- чего при извест-ном ее эксцентрицитете анало­гичным образом определяют ординаты эпюры давления воды и доли этой эпюры, при­ходящиеся на каждую зону (см. рис. ѴІ-35).Гидростатическое давление воды в расчетных сечениях каждой зоны в отдельности.Изложенными приближенными способами рассчитывалось большинство днищ голов шлюзов среднего (примерно до 15 я) напора, для которых их можно считать приемлемыми.
Уточненные способы расчетаВ последние годы при проектировании большемерных волж­ских шлюзов, изложенные выше способы расчета днищ голов как пространственных конструкций представлялись уже чрез­мерно приближенными. В связи с этим стали разрабатывать и применять более точные способы расчета.При этом наметились две схемы расчета. По первой схеме днище делят по длине и ширине голов на отдельные прямоуголь­ные зоны или участки различной жесткости, взаимодействия ко­торых в продольном и поперечном направлениях определяются 294



из условия равных прогибов и углов поворота их общих сече­ний.По. второй схеме сначала определяют наибольшие напряже­ния в конструкции исходя из общей жесткости всего ее расчет- погр сёчения в целом, а затем последние суммируют с напряже- ниямщ определяемыми при расчете элементов конструкции на местный изгиб.Ниже приводятся формулы для расчета днища голов по пер­вой из указанных схем, полученные И. К. Самариным и А. С. Де- нисовьім1 в развитие предложенного В. А. Флориным способа расчета этой конструкции в условиях пространственной ее ра­боты.

1 И. К. Самарин, А С. Денисов. О расчете неразрезных сооруже­
ний с учетом их пространственной работы. Труды Гидропроекта, сб. № 8, 
1963.

Днище головы, включая стенку падения, делят по длине (вдоль камеры) на три зоны, что для практического расчета, как правило^' достаточно. Взаимодействие полос выражается через вертикальные силы g{ и g2. В поперечном направлении днище отделяют в расчетном отношении от практически бесконечно жестких устоев, а взаимодействие их выражают через нагрузки 
ML, Qi и Nif приложенные в сечении разреза.Расчет ведут отдельно на вертикальные и горизонтальные внешние силы.Расчетные схемы днища головы с тремя зонами (полосами) различного сечения, но с устоями постоянной высоты и ширины вдоль головы приведены на рис. ѴІ-36. Для расчета такого дни­ща па вертикальные силы служит система уравнений (ѴІ.31), а на горизонтальные силы — система уравнений (VI.33). Значения входящих в эти уравнения коэффициентов и Д;, опреде­ляемые из равенства прогибов отдельных зон по оси шлюза и равенства углов поворота их концевых сечений и устоев, вычис­ляют по выражениям (VI.32) и (VI.34).В этих выражениях приняты следующие обозначения:/о — пролет днища в свету;

Ьі—ширина (вдоль оси шлюза) отдельных зон (полос) днища;
b— ширина устоя понизу;—ордината точки приложения равнодействующей гори­зонтальных сил (от подошвы днища);СЛ,г^0,43/г— жесткость поперечного сечения устоя при кручении;

Ц— момент инерции Лй полосы;
144
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Рис. ѴІ-36. Схемы к уточненному способу расчета днища головы
а — план; б — разрез по І—Г, в — расчетная схема сооружения с учетом сил взаимо­действия между полосами днища; разрез по //—//; г — расчетная схема для каждой отдельной полосы днища; д — схема учета сил взаимодействия между полосами днища

q.^Pi—q-L—суммарная нагрузка на полосу днища (включая 
реакцию основания); условно принимается положительной при 
направлении снизу вверх:

$11 ^1 4" $12 4" $13 ^3 4" $14 £1 4“ $15 §2 + ^1 “ 0.

$21 ^1 4" $22 ^2 4" $23 ^3 + $24 £1 + $25 §2 4" ^2 =

$31 ^1 4" $32 -^2 + $33 ^3 + $34 §1 4" $35 Й 4" ^3 — Ф (VI.31)
$41 Л11 4" $42 4- $43 ^3 + $44 £1 4“ $45 ^2 4" ^4 — О»

$51 4- $52 Мг 4“ $53 ^3 4- $54 S1 4" $55 §2 4" ^5 ~
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°n — 2
G/ 1 F '
£1 / j ^0 "Ь ^2); $12 = 2 {br—b^y.

n ( GIk— 9____13~-2 VEU3

14 “ 4 6E1 /1 ZS-'г o,56 (26! + 62-

^15-----------/0
Г
. 6£i Z3 Zo - 0,56 (br — b2 °21 — O'

^23 — 2

' - 1 Г G/k °24 *0 [ 6£1 ;2
I- gj -1"£^72 ^3J ’

1
(VI.32)

>31 — $32 ~ °33 — 1; >34 — °34 — 0;

<> ____ /1 A ____  Z4
°42 — J- > °43 — U>

• __ 5Z3
*44 — "ЛЯ"

Zo ’ Л01*?
ь|лт). Zo Zo, 2 ^2

’45 ~
Zo

ZiZa)2 f (M 5/3

48 Z2
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‘54
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Z3
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'55
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+ ^2 (Фз — Qi) + (Qs Q2) ;

6£\ b \ I2 I3 / J
A3 ~ ~2~ W1 "b Q2 + Сз4 A4 = 4g- — ^2 j J
As — 48 ( ^2 <7з /з J ,

$11 Mi -f- c>i2 Af2 + $13 ^3 Ai = 0; j
$21 Afi 4" °22 A42 4“ °23 ^3— A2 = 0; J (VI.33)
Л1і 4- M2 4- — A3 = 0; I

$11 — Io + 2 (^ 4- ^2) $12 — 2 (b3 — b^,

2GIK
$13 = — 2 (b2 4- b3) -gj— Zo;

^i~ Ni(H (bi 4~ &2) N2 (H (bi b3)
— N3(H — h3) (b2^b3)-(E2-E3) (^4-^3) (H-2r0)~

-(Ej-£2) (&!4-^) (H-2r0); (VI.34)
А2 = ^2(Я-Л2) (^24-^)-AZ3(/7-A3) (624-6з)- 

-(E2-E3)(b2 + b3)(H~2roy,

Д3 = E^-Nt A- - NzВходящие в выражения (VI.34) значения нормальных сил могут быть определены по методу Б. Н. Жемочкина с учетом изгиба устоев в горизонтальной плоскости. В первом прибли­жении значения могут приниматься ввиду относительно не­большого влияния изменения их на результаты расчета, равны­ми горизонтальным силам Еіз приложенным к соответствующим зонам днища.Полученные в результате решения уравнений (ѴІ.31) и (VI.33) опорные моменты отдельных полос днища от вертикаль­ных и горизонтальных сил суммируют; затем строят эпюры из* гибающих моментов и перерезывающих сил. ’
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Дальнейшие расчеты ведутся обычными способами.По изложенной методике могут быть получены путем соот­ветствующих выводов частные, отличные от (VI.32) и (VI.34) формулы и для других схем голов, отличающихся от показан­ной на рис. ѴІ-36 конфигурацией устоев и обратной засыпки.Следует отметить, что сравнительные расчеты, проведенные для III схемы голов (см. рис. ѴІ-30,в и ѴІ-34,б) по уточненному и приближенному способам, показали существенные расхожде­ния в полученных расчетных пролетных моментах в основном в сторону увеличения их по уточненному способу расчета для ни­зовой третьей полосы. Но данных, насколько это отвечает дей­ствительности, не имеется. Поэтому уточненный способ, не полу­чивший до сих пор распространения для I—IV схем голов из-за большой сложности, можно все же рекомендовать для особо от­ветственных шлюзов большого напора для дополнительного расчета днищ нижних голов. Отдельные полосы днища следует при этом армировать по наибольшему из получаемых по обоим способам моментам.Необходимо отметить, что данную методику расчета целесо­образно применять для V схемы голов с распоркой-затяжкой по­верху (см. рис. ѴІ-30,д), для которой изложенные выше при­ближенные способы расчета неприменимы.При введении в расчет для одной из расчетных полос связи устоев между собой в виде плиты пренебрежимо малой (по сравнению с устоями и днищем) жесткости, работающей только на продольное сжатие-растяжение, приведенные выше частные формулы, конечно, соответствующим образом усложнятся.
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РАСЧЕТЫ УСТОЙЧИВОСТИГЛАВАМИ И ПРОЧНОСТИ ПОДПОРНЫХ 
СТЕНОК И УСТОЕВ

50. ОБЩИЕ ДАННЫЕ, РАСЧЕТНЫЕ СЛУЧАИ 
И СОЧЕТАНИЯ НАГРУЗОКВ данной главе рассматривается применение подпорных сте­нок и устоев в гидротехническом строительстве.При строительстве русловых гидроэлектростанций подпорные стенки и устои возводят для сопряжения водосливных плотин и зданий гидроэлектростанций с земляными сооружениями и бе­реговыми склонами. Кроме того, в речных комплексных гидро­узлах их применяют в различных судоходных устройствах и для благоустройства прилегающих территорий.Подпорные стенки и устои возводят также в деривационных гидроэлектростанциях — приемных бассейнах, подводящих и от­водящих каналах, отстойниках, порталах тоннелей и других со­оружениях.

1. Типы стенок. Гравитационные подпорные стенки и устои можно подразделить следующим образом:1) по высоте — низкие (до 5 м), средние (от 5 до 20 м) и вы­сокие (более 20 м);2) по применяемым материалам — каменные, бетонные и же­лезобетонные (деревянные, стальные и некоторые другие здесь не рассматриваются);3) по конструкции — массивные уголкового профиля, контр­форсные, ячеистые, анкерные;4) по условиям возведения — монолитные, сборно-монолит­ные и сборные.Типичные конструкции подпорных стенок изображены на рис. VII-1. Среди них имеются массивные бетонные конструкции, в которых размеры сечений назначены из условий устойчивости на опрокидывание в предположении возможности образования сквозных швов в расчетных сечениях (рис. ѴІІ-1,а, б). Это усло­вие является следствием указания в п. 36 СН 55—59 о том, что в ответственных бетонных сооружениях допускается образование трещин при наличии обоснований, подтверждающих отсутствие опасности выключения из работы растянутой зоны.На рис. VI1-1, в и г изображены жедезобетоцные подпорные стенки, в которых размеры сечений назначены из условия тре-
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1
Рис. ѴІІ-1. Конструкции подпорных стенок

а, б — бетонные; в — железобетонная уголкового профиля; г — железобетонная контрфорсная; д — сборная железобетонная ячеистой конструкции; е — сборная железобетонная полуанкерной конструкции; ж—сборно-монолитная железобетон­ная с предварительно напряженной арматурой; з, и — сборные железобетонные с контрфорсами рамной конструкции; к — железобетонные, скрепленные анкера­ми; л — железобетонная с распорными балками; м— сборно-монолитная желе­зобетонная контрфорсная; / — монолитная фундаментная плита; 2 — сборная плита; 3 — сборная фундаментная плита; 4 — сборные элементы таврового се­чения; 5 —стальной анкер; 6—сборные двутавровые элементы; 7—анкерная плита; 8 — гибкая часть анкерной плиты; 9 — сборные контрфорсы; /0—ан­керные железобетонные балки; 11 — гибкая часть анкерной балки; 12 — сбор­ные контрфорсы таврового сечения; 13 — арматура, расположенная в трубках
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щиностойкости в растянутых зонах. Это условие, как известно, довольно широко применялось в СССР в последнее тридцатиле­тие при проектировании различных гидротехнических сооруже­ний и являлось специальным требованием, направленным на ог­раничение расхода арматуры по производственным и конъюнк­турным соображениям.На рис. VII-1,е, ж, з, и, м показаны схемы сборных и сборно­монолитных железобетонных конструкций стенок. Среди них в сборной подпорной стенке, изображенной на рис. ѴІІ-1,е, ис­пользуется рациональная конструктивная схема Гипроречтран- са, примененная этой организацией для набережной Ставро­польского порта на водохранилище Волжской ГЭС имени В. И. Ленина.

Рис. ѴІІ-2. Железобетонный устой водосливной плотины
1 — фундаментная плита устоя: 2 — крайняя секция водосливной плотины; 3 — шов между устоем и секцией водосливной плотиныПримером сборно-монолитной конструкции может служить схема подпорной стенки, изображенной на рис. ѴІІ-1,ж и за­проектированной Гидропроектом по предложению В. И. Станке­вича. В этой стенке вертикальная часть состоит из сборных двутавровых элементов, предварительное обжатие которых до­стигается поперечной оттяжкой арматуры, закрепленной с внут­ренней стороны тыловой полки. Напряжение арматуры таким способом можно осуществлять простейшими винтовыми дом­кратами путем приложения небольших усилий. Учитывая, что размеры сечений сборных двутавровых элементов подобраны из условия трещиностойкости, тыловая арматура до замоноличива-
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иия бетоном внутренних отсеков получает незначительное допол­нительное напряжение после проявления активного давления грунта от засыпки. Поэтому бетон в отсеках между сборными элементами предназначен лишь для защиты арматуры и практи­чески не воспринимает усилий.Весьма облегченные конструкции подпорных стенок изобра­жены на рис. ѴІІ-1,з, и. Для таких стенок можно обеспечить вы­сокую сборность (около 90%), и они не менее экономичны чем стенка на рис. VII-1, е.Рациональное использование грунтовой пригрузки для обес­печения устойчивости стенки на сдвиг достигается с помощью анкерной плиты (рис. ѴІІ-1,з). На рис. ѴИ-1,к и л изображены схемы подпорных стенок, устойчивость которых на сдвиг дости­гается анкерной и распорной плитами. Размеры сечений этих стенок определены при процентах армирования, близких р~1, и они примерно .на 30% меньше сечений, назначенных при обеспе­чении требования о трещиностойкости. Внедрение, таких желе­зобетонных конструкций подпорных стенок возможно при усло­вии отказа от ограничений в величине раскрытия трещин в бе­тоне.На рис. ѴІІ-2 и ѴІІ-3 показаны характерные конструкции устоев. Они находят применение в тех случаях, когда по усло­виям устойчивости и распределения напряжений по подошвам не допускается передача активного давления грунтовой засыпки на крайние секции водосливных плотин и зданий гидроэлектро­станций. Необходимость в устоях нередко возникает также при расположении грязеспусков и рыбопропускных устройств в со­пряжениях водопропускных сооружений.Приведенными выше типами подпорных стенок и устоев не обобщается все разнообразие конструкций, а поэтому они могут служить лишь примерами при последующем изложении мето­дики расчетов.Подпорные стенки и устои, входящие в состав разнообразных комплексных гидротехнических объектов, являются основными или вспомогательными сооружениями. Поэтому в зависимости от значения стенок в узле гидротехнических сооружений опреде­ляется их класс по капитальности. Согласно СНиП ІІ-И.1-62 руководствуются следующими положениями для определения класса капитальности подпорных стенок и устоев:1) подпорные стенки относятся к основным сооружениям, если они являются частями общей конструкции основных гидро­технических сооружений (сопрягающие стенки плотин, камер водоприемников или отстойников, напорных бассейнов, зданий гидроэлектростанций или насосных станций, воспринимающих напор воды, стенки каналов в насыпях, стенки камер шлюзов и др.);2) подпорные стенки относятся к второстепенным сооруже­ниям. в том случае, если они являются частями общих конструк­
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ций и имеют вспомогательное назначение в гидроузле (струена­правляющие берегоукрепительные стенки, откосные стенки ка­налов в выемке, сопрягающие стенки зданий гидроэлектростан­ций деривационного типа, сопрягающие стенки шлюзов, сопря­гающие стенки зданий насосных станций, имеющих напорные водоводы, и др.).Устои обычно относят к основным сооружениям, так как они включаются в напорные фронты и являются наиболее ответст­венными частями основных сооружений, воспринимающими на­пор воды.
2. Расчетные случаи. Расчеты устойчивости и прочности под­порных стенок и устоев обычно выполняют для следующих рас­четных случаев.
1. Строительный первый. Сооружение возведено на полную высоту и засыпка грунтом выполнена до проектных отметок. Уровень грунтовых вод стоит на отметке подошвы стенки.
2. Строительный второй. Сооружение возведено до проектных отметок. Вода в засыпке и перед стенкой стоит на низких уров­нях, которые возможны в период постепенного затопления по­строенного сооружения.
3. Эксплуатационный первый. Перед стенкой и в засыпке во­да стоит на нормальных уровнях.
4. Эксплуатационный второй. Перед стенкой вода стоит на низком и со стороны засыпки на наивысшем уровнях, отвечаю­щих сравнительно редким, но возможным условиям эксплуа­тации.Выбор уровней воды для второго строительного случая дол­жен быть обоснован соответствующими расчетами с целью выявления наименьшего запаса устойчивости и невыгодного на­пряженного состояния.Помимо указанных основных расчетных случаев возможны также и другие, реальность которых обусловливается условия­ми воздействия внешних нагрузок на сооружения в период стро­ительства и эксплуатации.-При указанных выше расчетных случаях возможны следую­щие сочетания внешних сил.1. Основные сочетания внешних сил возникают в первом эксплуатационном случае. Во втором эксплуатационном случае основные сочетания сил проявляются при уровнях воды обеспе­ченностью более 50%.
2. Сочетания, образуемые из воздействий и нагрузок, отне­сенных к особым, могут возникнуть при экстремальных уровнях воды с лицевой и тыловой сторон стенки. Например, значитель­ная и вместе с тем кратковременная разность уровней воды воз­можна при намыве грунта в пазуху стенки с тыловой стороны.При первом строительном случае обычно возникает наиболее 
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невыгодное напряженное состояние фундаментной плиты, и со­четание нагрузок в этом расчетном случае можно отнести к осо­бым.В последние годы благодаря накопленному обширному опы­ту проектирования, строительства и эксплуатации разнообразных подпорных сооружений в СССР подвергается ревизии ряд нор­мативных требований. При этом составляются новые прогрес­сивные нормы и технические условия, в которых учитываются наиболее реальные случаи работы сооружений, исключаются редкие сочетания силовых воздействий, предусматривается такой порядок производства работ, при котором не усугубляется на­пряженное состояние сооружений и их элементов в строительные периоды.Расчетные случаи следует назначать на основании объектив­ной оценки возможных схем загружения сооружений в периоды строительства и эксплуатации.
51. РАСЧЕТЫ АКТИВНОГО И ПАССИВНОГО 
ДАВЛЕНИЙ ГРУНТА НА ПОДПОРНЫЕ 
СТЕНКИ И УСТОИДля подпорных стенок и устоев основной нагрузкой обычно является давление грунта на их лицевые и тыловые грани. По­этому вопросам определения величины этой нагрузки уделяют особое внимание.1. Методы расчета. Как известно, в последнее время полу­чили распространение две группы методов расчетов:а) методы, основанные на рассмотрении предельного равно­весия грунта засыпки;б) методы, использующие положения теории упругости.К первой группе методов расчета относится приближенный метод Кулона, согласно которому давление грунта определяется из условий равновесия грунтового массива при смещении под­порного сооружения в сторону от засыпки и образовании в связи с этим плоской поверхности скольжения.К этой же группе относится и метод В. В. Соколовского, в ко­тором не используется исходное условие об образовании плоской поверхности скольжения, и точное решение задачи о давлении грунта в момент предельного равновесия позволяет выявить не­линейный закон распределения этого давления по высоте под­порной стенки.Во второй группе методов расчета давление грунта на непод­вижное подпорное сооружение определяется по напряженному состоянию в грунтовом массиве, обусловленному действием соб­ственного веса грунта. При этом соотношение между горизон­тальным и вертикальным напряжениями в грунтовом массиве 
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принято называть «коэффициентом бокового давления в состоя­нии покоя». Активное давление грунта на стенку, исчисленное при этом коэффициенте, как правило, превышает давление грунта, определенное по методу Кулона.По экспериментальным данным К. Терцаги [14], величина коэффициента бокового давления в состоянии покоя относитель­но постоянна: для песков равна 0,4—0,42, а для глин — 0,7—0,75. Таким образом, активное давление грунта на неподвижную вер­тикальную стенку, исчисленное по соотношению горизонтальных и вертикальных сжимающих напряжений, может на 25—30% превышать активное давление, рассчитанное по методу Кулона.Экспериментальные исследования подпорных стенок показа­ли, что при отклонении их в сторону от засыпки на величину, близкую 0,0001 Н (Н — высота стенки), активное давление грун­та резко уменьшается. При этом уменьшение активного давления происходит особенно интенсивно в первые моменты перемещения при весьма малых отклонениях стенки.Для большинства сооружений, поддерживающих грунтовую насыпь и расположенных на нескальном основании, характерна упругая податливость этого основания, обусловливающая откло­нения подпорных стенок в пределах, достаточных для образова­ния призм обрушения.Однако перемещение (отклонение) стенок будет происхо­дить до тех пор, пока не наступит полного уплотнения основания и к моменту стабилизации осадки установится соответствие меж­ду активным давлением и деформацией. Тогда, очевидно, в за­сыпке возникнет напряженное состояние, при котором активное давление грунта превысит величину давления, исчисленную по методу Кулона. Следовательно, проявление активного давления, близкого по величине к давлению, определяемому действием собственного веса грунта, возможно даже при нескальном ос­новании.Поскольку в расчетах прочности обычно принимают доста­точные коэффициенты запаса, отмеченное увеличение активного давления грунта в большинстве случаев не учитывают.Таким образом, расчет активного давления грунта на соору­жения, поддерживающие грунтовую насыпь (подпорные стенки, устои), с достаточной для практических целей степенью точно­сти можно выполнять по методу Кулона.Для массивных подпорных сооружений на скальном основа­нии исключена возможность образования призм обрушения в грунтовой насыпи, так как в стенках проявляются ничтожные упругие деформации. Поэтому расчеты активного давления грун­та на такие сооружения по методу Кулона не приемлемы и должны выполняться с помощью экспериментальных кривых за­висимости давления грунта от перемещения сооружения. При полной неподвижности стенки активное давление грунта можно 
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определять по коэффициенту бокового давления в состоянии покоя.Не является правильной методика расчета давления грунта по методу Кулона для подпорных стенок доковой и в отдельных случаях ячеистых конструкций. В первом случае возможность перемещения стенок не зависит от упругих свойств основания, а во втором случае вследствие значительной жесткости стенок перемещение их определяется упругостью грунтового основания. Поэтому к подпорным стенкам ячеистых конструкций, имеющим такое распределение напряжения по подошвам, при котором исключаются перекосы их в сторону от засыпки, не применима методика расчета активного давления грунта по методу Кулона.Для устоев плотин и зданий гидроэлектростанций также яв­ляются справедливыми изложенные выше соображения относи­тельно применимости метода Кулона. Однако для этого вида подпорных сооружений, при условии обеспечения упора их в плотину или здание гидроэлектростанции, из-за неравномерного распределения напряжений по подошвам могут проявляться пе­рекосы в сторону основных сооружений, обусловливающие обра­зование призм обрушения. Вместе с тем возможны случаи рав­номерного оседания устоев при значительных пригрузках основа­ния вновь возводимой 'насыпью в сопряжении.Расчеты по методу Кулона гибких анкерных стенок из ме­таллического или железобетонного шпунта приводят к искаже­нию распределения давления грунта по высоте стенок. Имеются обоснованные предложения о расчетах таких стенок с учетом возможных деформаций [7].Возможны также случаи, когда подпорные стенки и устои, свободно стоящие на нескальных грунтах, при определенных ус­ловиях загружения насыпью и неравномерной осадке основания будут наклоняться в сторону засыпки, что неизбежно повлечет за собой увеличение давления грунта, так называемый «навал» (см. главу I). Подобное состояние возможно, например, для устоев, по которым обеспечивается самостоятельная устойчи­вость, а распределение реактивного давления по подошвам с учетом значительной грунтовой пригрузки с тыловой стороны вызывает перекос в сторону смежного земляного сооруже­ния.Вместе с тем нельзя не учитывать также, что грунт в обрат­ных засыпках имеет разную степень уплотнения, переменную влажность и обладает к тому же неоднородными физико-меха­ническими свойствами. Поэтому задачи, связанные с определе­нием фактического давления грунта на подпорные сооружения, являются весьма сложными, а величины давления, полученные даже методом теории упругости, могут быть в отдельных слу­чаях занижены. Однако реальные условия загружения стенок давлением грунта часто не соответствуют ни одному из указан - 
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пых предельных случаев и отвечают, как показывают натурные наблюдения, промежуточным состояниям.Исходя из изложенных общих соображений, можно учиты­вать следующие основные положения при расчетах активного давления грунта на подпорные стенки и устои.1. Боковое давление грунта зависит от горизонтальных пере­мещений подпорного сооружения; при этом возможны три слу­чая перемещений:а) сооружение (стенка) перемещается в сторону от грунта;б) сооружение (стенка) не перемещается по отношению к грунту, т. е. не имеет деформаций в горизонтальном направ­лении;в) сооружение (стенка) перемещается в сторону грунта.Горизонтальные перемещения подпорных сооружений (сте­нок, устоев и др.) могут быть обусловлены деформациями осно­вания и упругими деформациями частей сооружения от внешних нагрузок, а также деформациями от изменений температуры окружающей среды.2. В зависимости от направления и величины перемещения подпорного сооружения (стенки, устоя и др.) различают три ви­да бокового давления грунта: а) активное; б) пассивное; в) в состоянии покоя.Активное давление грунта возникает при образовании приз­мы обрушения. Пассивное давление грунта проявляется при об­разовании призмы выпора.В зависимости от величины горизонтального перемещения сооружения в сторону грунта возможны различные виды пас­сивного давления грунта — от полного, т. е. с образованием призмы выпора, до бокового давления, близкого давлению в со­стоянии покоя, но превышающего последнее по величине.Пассивное давление грунта без образования призмы выпора называют также «навалом» (см. главу I).Учитывая, что габариты подавляющего большинства по­строенных подпорных стенок определены исходя из расчетов активного давления грунта по методу Кулона, по-видимому, и в дальнейшем целесообразно применять этот метод в качестве ос- новного для всех подпорных стенок и устоев, отнесенных по ка­питальности к II, III, IV .классам, а также к второстепенным сооружениям. Вместе с тем для^ относительно жестких и непод­вижных стенок I и II классов следует выполнять расчеты актив­ного давления грунта по экспериментальным кривым зависимо­сти нагрузок от деформаций, а при отсутствии таких кривых — по коэффициенту бокового давления в состоянии покоя.Возможность образования дополнительного давления от на­вала обусловливается многими, пока мало изученными, факто­рами. Предполагается, что усилия от навала могут действовать на достаточно жесткие подпорные сооружения при определенных и ограниченных габаритах.
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По построенным подпорным стенкам различного назначения при проектировании, как правило, не учитывали дополнительные нагрузки от навала. Поэтому указанную дополнительную на­грузку следует учитывать лишь при специальном обосновании. Во всяком случае при проектировании стенок и устоев следует предусматривать специальную очередность возведения обратной засыпки и насыпи за сооружением, исключающую возможность перекосов конструкций в сторону засыпки.
2. Влияние профиля стенки, шероховатости ее грани, сцепле­

ния грунта и других факторов. При расчетах устойчивости и прочности подпорных стенок и устоев рекомендуется подразде­лять их в зависимости от профиля тыловой грани на:1) крутые с вертикальной или слабо наклонной тыловой гранью;2) пологие с большим углом наклона, превышающим угол обрушения грунта.При крутых и пологих стенках тыловые профили могут об­разовываться плоскостями или иметь уступчатое очертание (см. рис. VII-1, од).К пологим стенкам относятся уголковые и контрфорсные стенки (см. рис. VII-1, виг).При выявлении степени наклона тыловой грани стенки сле­дует учитывать общую цель последующего расчета. Например, для расчета прочности вертикальной части стенки степень накло­на тыловой грани оценивается по зонам, определяемым участка­ми от верха стенки до расчетного сечения (см. рис. VII- 1,а; сече­ния I—Іи II—II).
Для расчета устойчивости стенки наклон тыловой грани оп­ределяется профилем ее на всей высоте, считая от верха стенки до подошвы. В стенках ступенчатого или уголкового профцля расчетной тыловой гранью может служить плоскость, проведен­ная по наружным выступам (см. рис. VII-1,5).Расчетные значения углов внутреннего трения грунтовой на­сыпи за стенками назначают в результате общей оценки лабора­торных данных о ее физико-механических свойствах при нару­шенной структуре и заданном уплотнении. При этом учитывают возможность образования в процессе строительства неоднород­ной структуры насыпи и принимают в связи с этим также рас­четные характеристики, которые приводят к реальному невыгод­ному загружению сооружений давлением грунта. Кроме того, сопоставляют принятые углы внутреннего трения в пределах призмы обрушения с углами трения по откосу котлована и в слу­чае выявления возможности скольжения насыпи по откосу в рас­четах учитывают активное давление грунта на подпорное соору­жение.В расчетах активного и пассивного давлений грунта при над­лежащем обосновании учитывают сцепление грунта, которое, как известно, существенно влияет на их величины. При неболь­
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ших высотах стенок влияние сцепления особенно значительно. Например, при сцеплении грунта С=5 Т/м2 и объемном весе у=1 т/м3 вертикальная стенка не должна испытывать давление до глубины 14 м.До последнего времени в расчетах активного и пассивного давлений сцепление грунта не учитывали. При этом предполага­ли, что в обратных засыпках из связных грунтов сцепление мо­жет проявляться лишь в течение короткого промежутка време­ни, так как в дальнейшем, вследствие колебаний температуры окружающей среды и возникновения пластических деформаций насыпи под действием собственного веса и попеременного увлаж­нения, монолитная структура массива грунта должна нарушать­ся, а его устойчивость — уменьшаться.Отмеченные факторы не удавалось оценить, и поэтому расче­ты активного и пассивного давлений связного грунта обычно вы­полняли без учета сил сцепления. Однако в последнее время институт Гидропроект частично учитывает сцепление грунта при определении его активного давления.Указанные особенности проявления сцепления грунта в об­ратных засыпках несомненно требуют обстоятельного обоснова­ния расчетных величин.Имеются предложения расчетные величины сцепления в об­ратных засыпках из связных грунтов ограничивать, например, величинами, не превышающими 50% среднеминимальных вели­чин сцепления, полученных лабораторными исследованиями.Для уменьшения активного давления грунта на стенки не­редко применяют локальные обратные засыпки из скальных грунтов, которые целесообразны лишь при дешевом камне, на­пример при наличии вблизи строительной площадки скальных выемок, и небольших затратах на транспортирование и наброску из них камня.Активное и пассивное давления грунта в значительной сте­пени зависят от шероховатости тыловых и лицевых граней под­порных сооружений. Однако в практике проектирования ранее нередко пренебрегали силами трения грунта, действующими в плоскостях соприкосновения грунта с сооружениями, из-за нали­чия гидроизоляционных битумных покрытий и обмазок, а также при засыпках связными грунтами, которые подвержены объем­ным деформациям вследствие переменного увлажнения.Появление сил трения между стенкой и грунтовой насыпью зависит от угла е наклона тыловой грани к вертикали, а также от степени уплотнения грунта.Направление усилий от грунта на подпорную стенку при активном и пассивном давлениях характеризуется величиной угла 6 отклонения этих усилий от нормали к грани стенки. При этом вектор силы активного давления расположен выше, а пас­сивного давления — ниже нормали к грани стенки.
Для стенок, имеющих наклон в сторону засыпки, вектор силы 
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принимают направленным горизонтально в тех случаях, когда 
угол б меньше угла, образованного нормалью к стенке и гори­
зонталью.

При проектировании обычно возникают затруднения по обос­
нованию расчетных величин углов б отклонения активного и 
пассивного давлений грунта вследствие отсутствия достаточных 
экспериментальных данных. Поэтому имеющиеся рекомендации 
[6] по выбору углов отклонения б сводятся к следующему:

1) для подпорных сооружений с весьма шероховатыми гра­
нями принимать б = (р, где ср — угол внутреннего трения грунта;

2) при относительно гладких гранях подпорных сооружений 
угол б назначать в пределах -у о

3) при обратных засыпках из мелкозернистого водонасыщен­
ного песка и наличии вибрационных нагрузок на подпорные со­
оружения угол б принимать в пределах О В .

Экспериментальные исследования вертикальных подпорных 
стенок с пазухами, засыпанными песком, а также связным грун­
том, показали, что после проявления деформаций, обусловивших 
образование призмы скольжения, значения углов отклонения не 
были ниже Ѵгф и 2/з<р, но и не достигали при этом величины <р.

При расчетах активного и пассивного давлений грунта по ме­
тоду Кулона, а также в приближенных расчетах по коэффи­
циенту бокового давления в состоянии покоя принимают следую­
щие эпюры распределения усилий по высоте подпорных соору­
жений:

1) при однородном грунте засыпки и плоской ее поверхности 
изменение интенсивности давления по глубине характеризуется 
линейной зависимостью;

2) при отсутствии пригрузки на поверхности засыпки эпюра 
давления имеет треугольное очертание; точка приложения рав­
нодействующей давления располагается да Ѵз высоты, считая от 
подошвы сооружения;

3) при наличии равномерно распределенной пригрузки на 
поверхности засыпки эпюра давления имеет трапецеидальную 
форму; равнодействующая прикладывается в центре тяжести 
эпюры;

4) при изменении объемного веса грунта по высоте засыпки 
эпюра давления имеет перелом на границе между слоями грун­
та, имеющими разные весовые характеристики;

5) при различных значениях углов внутреннего трения грун­
тов двух слоев засыпки эпюра давления на контакте этих слоев 
имеет уступ при неизменном ее наклоне (если объемные веса 
грунта обоих слоев одинаковые);

6) при ломаном очертании грани стенки сохраняется линей­
ная зависимость изменения интенсивности давления для каж­
дого плоского участка;
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' 7) при неоднородных грунтах за стенкой эпюра давления из­меняется по линейному закону на участках граней, в пределах которых грунт однороден;! >8) давление воды и грунта учитывается раздельно; при этом грунт ниже уровня воды, находясь во взвешенном состоянии, уменьшается в весе на величину вытесненного им веса воды.В расчетах устойчивости и прочности стенок активное и пас­сивное давления грунта целесообразно представлять в виде от­дельных эпюр нагрузок на вертикальную и горизонтальную оси.3. Активное давление грунта. В расчетах активного давления грунта на подпорные сооружения используют приводимые ниже основные формулы, выведенные применительно к наиболее рас­пространенным в практике строительства геометрическим пара­метрам этих сооружений и грунтовой насыпи.В формулы активного и пассивного давлений грунта входят величины, показанные на соответствующих рисунках. Кроме то­го, в этих формулах приняты следующие общие обозначения величин:р— объемный вес грунта;<Р — угол внутреннего трения грунта;о—угол отклонения активного или пассивного давления от нормали к грани стенки;
Е— активное давление грунта;

Ег, Ев — соответственно горизонтальная и вертикальная со­ставляющие активного давления грунта;°г, ав — интенсивности соответственно вертикальной и гори­зонтальной составляющих активного давления грун­та;
Н— высота участка или всей стенки;X— коэффициент бокового давления грунта;
Q— вес призмы обрушения;£0—коэффициент бокового давления грунта в состоянии покоя;£п — пассивное давление грунта.

Основная формула активного давления грунта на жесткие 
отклоняющиеся (в сторону от засыпки) подпорные сооружения.Активное давление грунта на участок подпорного сооруже­ния высотой Н с плоской гранью, поддерживающего насыпь од­нородного несвязного грунта, ограниченную плоской поверх­ностью (рис. ѴІІ-4), определяется по формуле

Е^-к^нЧ, (ѴІІ.1)где
у __  COS2 (ср — е)

(1 4- V z)2 COS2 Е COS (s 4" $)
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z = sin (У + sin (у ~~
cos (s 4“ o) cos (e — ct)Горизонтальная и вертикальная составляющие давления грунта выражаются формулами

і
1 2 і (ѵп.2>

£в = —7^'-в.2 Iгде
COS2 (ср — г)

(1 -у V cos2 £Хв — лг tg (В -У е).Интенсивности горизонтальной и вертикальной составляющих давления грунта на глубине Н определяются по формуламог — 7 //Хг; * св = 7 Н\в. I (ѴІІ.З)Для построения эпюры вертикальной составляющей актив­ного давления грунта вычисляется интенсивность на глубине 1
Н и умножается на -7— (см. рис. ѴІІ-4).Необходимо отметить следующие условия применения фор­мулы (VI1-1):а) формула не применима при аДхр; однако этот случай мо­жет быть при засыпке из неоднородных грунтов, причем выше верха стенки угол внутреннего трения грунта больше угла внут­реннего трения нижележащего грунта. В этом случае принимают горизонтальную поверхность засыпки с равномерно распределен­ной нагрузкой на призме обрушения, приведенной к средней вы­соте /г0;б) формула не применима для стенок с пологой гранью. Влияние равномерно распределенной нагрузки q по всей по­верхности грунта, поддерживаемого подпорным сооружением, учитывается умножением величин активного давления на коэф­фициент

Ф = 1 + --------------- ------------------ .
7 Я (1 +tg£tga) (VII.4)Активное давление грунта при наличии грунтовых вод в за­сыпке подпорного сооружения (рис. ѴІІ-5) определяется по формулам

Е= 4 11//?k + 71//1W2k+4 (ѴІІ-5)
£ £
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Рис. ¥11-4. Расчетная схема к основной формуле активного 
давления грунта

F' Fn

Рис. ѴІІ-5. Расчетная схема к основной формуле активного дав­
ления грунта при наличии воды в засыпке

= fcos (В 4-е); 1
= fsin (о -j- г). J (VI 1.6)Для вычисления ординат эпюр горизонтальной и вертикаль­ной составляющих давления грунта (см. рис. ѴІІ-5) использу ются формулы

- videos (о 4- з) X;

5Г, = Т2 #2 cos (о 4- е) X;
^, = 71^ —*6 + s) X; I (VII.7)

tge
7г «2 tge '•
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Давление воды на стенку определяют -по формулам гидро­статики.При сложных профилях засыпки (рис. ѴІІ-6) применяют способ расчета, основанный на сопоставлении нескольких вели­чин активного давления, вычисленного для различных углов об­рушения Ѳ по формуле
E = Q\ (VII.8)где Q — вес призмы обрушения;

) = sin (Ѳ —9) 
cos (6 — <р — е — 5)Расчетной величиной активного давления грунта является значение, отвечающее максимуму функции E—f(B), который выявляется, например, в результате графического построения этой функции.

Пологие стенки. Для подпорных стенок с пологими тыловы­ми гранями формула (VII.1) не применима. Условием для отне­сения подпорной стенки к пологой может служить неравенствоsnp > arctg ( 2 tgа - V^tgn ’ (VII.9)где л = tg2 |45с — L \ 2 IНеравенство (VII.9) предложил Г. А. Дуброва [6]; правой частью этого неравенства выражена величина предельного угла наклона еПр тыловой грани стенки к вертикали, при котором образуется вторичная плоскость скольжения АС (рис. ѴІІ-7).

Рис. ѴІІ-6. Расчетная схема к опре­
делению активного давления грунта 

при сложном профиле засыпки

Рис. ѴІІ-7. Схема к определению ак­
тивного давления грунта на пологую 

стенку
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В табл. 36 приведены величины еПр , вычисленные по формуле (VII.9) для различных углов внутреннего трения в засыпке при “у-
Таблица 36

Значения предельного угла наклона тыловой грани стенки, при котором 
образуется вторичная плоскость скольжения

Угол внутрен­него трения грунта <р в град

Угол трения грунта о стенку 2=<р/2 в град

Коэффициент бокового давления грунта А Тангенс предель­ного угла наклона стенки к верти­кали tg£ пр
Предельный угол, наклона тыловой грани стенки , к вертикали

10 5 0,7 3,25 72°50'
15 7,5 0,59 2,9 71°00'
20 10 0,49 2,72 69°50'
25 12,5 0,405 2,49 68°10'
30 15 0,333 2,36 67°00'
35 17,5 0,27 2,2 65°30'
40 20 0,217 2,03 63°00'

Из сопоставления величин, приведенных в табл. 36, следует,, что при углах наклона еу>65° в большинстве случаев может об­разоваться вторичная плоскость скольжения АС (см. рис. ѴІІ-7), поэтому стенки с такими углами наклона тыловых граней отно­сятся к пологим.Расчет активного давления грунта на пологую подпорную стенку выполняют для вертикальной плоскости AD, проходящей через нижнюю кромку пологого участка, при 6 = 0. При этом к вертикальным силам относят также вес призмы грунта над пологим участком стенки, а горизонтальную составляющую ак­тивного давления грунта определяют по формуле
В = ~ Т(Я2 + 2h0H)K (VII.10)

где h0 =
7При необходимости уточнения величины активного давления грунта на пологую подпорную стенку выявляют положение рас­четной плоскости передачи этого давления путем сопоставления величин давления на несколько плоскостей, расположенных под углами еі, £2, сз к вертикали при 6 = ф (см. рис. ѴІІ-7).Поскольку подпорные стенки уголкового профиля (рис. ѴІІ-8) обычно являются пологими, в расчетах общей устойчивости ак­тивное давление грунта на них определяют одним из следующих методов:1) горизонтальную составляющую давления грунта вычис­ляют по формуле (VI 1.10) при 6 = 0 и к вертикальной составляю­щей относят вес призмы грунта ABCD-,
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2) давление грунта вычисляют на наклонную плоскость А'С при б=<р и вес призмы AA'CD относят к вертикальной состав­ляющей давления грунта.

Рис. ѴІІ-8. Схема стенки 
уголкового профиля

Пример расчета активного давления грунта на пологую подпорную 
стенку1.

1 Пример расчета выполнен инж. Е. Н. Кажановой.

Исходные данные: высота стенки Н—10 м\ угол наклона тыловой грани 
е =70°; угол внутреннего трения грунта ? =25°; угол отклонения равнодей­
ствующей В =25°; объемный вес грунта у =11,8 т!мг.

При указанных исходных данных стенка является пологой; поэтому не 
исключена возможность образования вторичной плоскости скольжения, так 
как £ > £пр =68°10' (см. табл. 36).

Активное давление грунта на вертикальную плоскость AD (см. рис. 
ѴІІ-7) при 5=0 вычисляем по формуле (VII. 10)

1 / 25° \Ег = — 1,8-ІО2 tga 45°—-------- = 31,5 Г.
2 \ 2 У

Вес призмы грунта ABD
ІО2 

Ев = — tg 70 -1,8 = 248 Т.

Результаты расчета активного давления грунта на несколько плоскостей 
сведены в табл. 37.

Таблица 37
Результаты расчета активного давления грунта на пологую подпорную стенкуУгол Е наклона расчетной плос­кости к вертика­ли в град

Активное давление грунта в Т Вес призмы грун­та над наклонной гранью в т

Суммарная вертикальная составляющая в Т
горизонтальная составляющая 

Ег

вертикальная составляющая 
Е в

15 33,8 28,4 223,9 252,5
. 20 35 35 215,3 250,3

30 36,1 51,6 196,2 247,8
40 35,8 76,7 172,5 249,2
45 33,9 93 158 251

Из сравнения данных табл. 37 видно, что наибольшая гори­зонтальная и наименьшая суммарная вертикальная составляю­щие давления грунта действуют на расчетную грань при еі=30°.
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К. Терцаги [14] и Г. А. Дуброва [6], анализируя условия пере­
дачи давления грунта на пологие подпорные стенки, дали опре­
деленные рекомендации в этой части, руководствуясь в основном 
теоретическими соображениями.

Из рекомендации Г. А. Дуброва следует, что в упрощенных 
расчетах на условную вертикальную плоскость горизонтальные 
составляющие давления грунта можно определять по формуле

£г = А-

только в тех случаях, когда угол наклона стенки к вертикали г 
близок углу р^45°—- , угол трения грунта по тыловой грани 
стенки д равен углу внутреннего трения грунта <р, а временная 
нагрузка ^=0 или незначительна по сравнению с давлением 
грунта от собственного веса, или, наконец, распределена по всей 
поверхности призмы обрушения. При невыполнении любого из 
этих условий указанная формула не применима для расчета дав­
ления грунта.

Также, только при 8—45°-и д=ф, можно выполнять 
расчеты вертикальных составляющих давления грунта по фор-
муле Е в = ~ tge, т. е. 
грунт, заключенный между 
плоскостью.

Сдвиг грунта по откосу

принимать в качестве пригрузки 
тыловой гранью и вертикальной

котлована. В практике проекти­
рования подпорных стенок нередко возникает необходимость вы­
явления возможности сползания грунтовой призмы по откосу 
котлована, вследствие которого проявится большее активное 
давление по сравнению с давлением при образовании плоскости 
обрушения внутри засыпки.

Для подпорной стенки уголкового профиля (рис. ѴІІ-9) усло­
вием сползания грунтовой призмы по откосу котлована может 
служить неравенство

> tg2 (45° “ ) (VII.11)

Для предельного состояния указанной призмы активное дав­
ление грунта на стенку можно определить по формуле

(VII. 12)

где

п Н . If
tga' 2 tg а'

Учет сцепления. Активное давление грунта на подпорное со-
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оружение с учетом сцепления можно определить методом сопо­ставительных расчетов для нескольких плоскостей обрушения, расположенных под углами 0Оі, %2, $оз, по следующей формуле, составленной для статической схемы, изображенной на рис. ѴІІ-10:

Рис. ѴІІ-9. Схема к определению активного давления при сдвиге призмы 
грунта по откосу котлована

£ = Q cos + ?) — CL cos у 
sin (о 4- £ + Ѳо + ?)

(VII.13)Наибольшее значение активного давления грунта, вычислен­ного по формуле (VII. 13) для различных плоскостей обрушения, является расчетной величиной.Активное давление грунта с учетом сцепления можно опре­делять, рассматривая последнее как усилия всестороннего сжа-
Qтия интенсивностью =-----[18]. Для частного случая приtg?гладкой вертикальной грани (6=0) и горизонтальной поверхно­сти засыпки формула активного давления грунта с учетом уси­лий от всестороннего сжатия имеет вид

Рис. ѴІІ-10. Схема к определению ак­
тивного давления грунта с учетом сил 

сцепления
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Рис. ѴІІ-11. Эпюры активного давле­
ния грунта с учетом сил сцепления

Е = tg2 (45J - Х-) - 2СН tg (45> - X-) + . (VII.14)Из анализа формулы (VII.14) следует, что глубина (от вер­ха стенки), на которой стенка не будет воспринимать активного давления грунта, выражается зависимостьюЛс„=----- - 2С Д (VII.15)
7 tg (45°-^jЭпюры активного давления грунта на стенку с учетом сцеп­ления в виде усилий всестороннего сжатия показаны на рис. ѴІІ-11. При этом интенсивность активного давления грунта на глубине Н с учетом сцепления определяется по выражениюог = т Н tg2 (45° — j — 2 С tg [45 J —(VII. 16)При наклонной и гладкой стенке (зѴ~0, 6 = 0) первый член выражения (VII.16) можно вычислить по формуле (VII.1), а второй член, учитывающий сцепление, — по формуле- „ =--------- ----------------- . (VI1.17)

Ѵгі
Активное давление грун­

та на жесткие неотклоняю- 
щиеся подпорные сооруже­
ния. Примерами жестких абсолютно неподвижных подпорных сооружений мо­гут служить: массивные подпорные стенки и устои, опирающиеся подошвами на прочную скалу, массив­ные головы и стены камер докового типа судоходных шлюзов па нескальном осно­вании при условии равно­мерной их осадки з про­цессе строительства и эк­сплуатации, а также дру­гие подобные им сооруже­ния.Давление грунта па абсолютно неподвижную стенку вследст­вие отсутствия сдвигов в грунте определяется методами теории упругости по формуле

£= (?Н+С- т№ ) у. (VII.18)
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При этом интенсивность горизонтального давления, отве­чающая главному напряжению, выражается зависимостьюамин = амакс % = (7 Н 4- q) $0. (VII. 19)Величина коэффициента бокового давления в состоянии по­коя зависит от рода грунта и относительной плотности послед­него. При небольшой высоте стенки трамбованием грунта во вре­мя заполнения ее пазухи можно повысить величину со до еди­ницы. При высоких стенках способ укладки грунта в пазухи (исключая намыв) не влияет на величину коэффициента боко­вого давления в состоянии покоя, и последний может быть опре­делен с использованием коэффициента Пуассона цо по формуле
. (VII.20)

1 ---Ориентировочные значения коэффициентов Пуассона приве­дены в главе III, п. 21.
4. Пассивное давление грунта. При перемещении подпорной стенки в сторону засыпки возникает пассивное давление грунта.Для упрощения решения задачи о величине пассивного дав­ления рассматривают условия равновесия грунтовой призмы с плоской поверхностью скольжения (выпора). В этом случае при несвязных грунтах с равномерно распределенной нагрузкой на горизонтальной поверхности грунта, а также при гладкой стен­ке (6 = 0) пассивное давление определяют по формуле, выведен­ной на основании гипотезы Кулона:

Е„ = X (№ + , (VII.21)где
h0= ~ и лп - tg2 ( 45е + .Однако эту формулу применяют в расчетах при незначитель­ном влиянии пассивного давления на устойчивость подпорного сооружения, а также при гладких стенках и углах внутреннего трепня грунта ф<15°, так как ошибка, обусловленная допуще­нием о плоской поверхности скольжения, не является существен­ной при малых углах внутреннего трения грунта и гладких стенках.С увеличением угла отклонения сил пассивного давления поверхность скольжения становится вогнутой, и ошиб­ка, вызванная указанным допущением, возрастает. Например, при д = ф она может достигать 30%. Поэтому при о> -у в рас­четах пассивного давления используют следующие формулы для вертикальной стенки (е = 0), в которых учитывается, по В. В. Соколовскому [И], криволинейность призмы скольжения:
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а) нормальная составляющая пассивного напряжения ан=(<ЖЖ; (VII.22)б) касательная составляющая пассивного напряжения тк = ~н tg о, (VII.23)где
1 4- sin ср cos ; f tg О

х । • oil I Ut — о 4- arcsm -------- .
sin cpВ табл. 38 приведены значения коэффициента £. Таблица 38

Значения коэффициента £ для определения касательной составляющей 
пассивного напряжения по формуле (VII.23)Угол внутреннего трения<Р в град

При значениях о в град0 10 15 20 25 30 [ 35
15 1,07 1,87 2 2,06
20 2,04 2,28 2,48 2,62 2,7 — — —
25 2,46 2,79 3,09 3,34 3,53 3,63 — —
30 3 3,45 3,89 4,29 4,63 4,89 5,03 —
35 3,69 4,33 4,96 5,58 6,16 6,67 7,05 7,25В расчетах пассивного давления связных грунтов сцепление учитывают методом сопоставительных расчетов для нескольких плоскостей выпора, расположенных под углами Ѳъ Ѳ2, %,. . 0H, по следующей формуле, составленной применительно к статиче­ской схеме, показанной на рис. ѴІІ-12:£п = Q tg (? 4- Ѳ) + CH [ctg 0 4- tg (ф + Ѳ)], (VII.24)где

Л 1 и* Н= Т tgо ’ т + IgoРасчетной величиной пассивного давления является мини­мум функции Еп = f (Ѳ), который определяется в результате гра­фического построения этой функции.Для определения пассивного давления связных грунтов сцеп­ление можно представить в виде условной пригрузки на призме обрушения интенсивностью ----  и применить формуле (VII.21),tg?которая так же, как и формула (VII.24), справедлива при от­меченных выше условиях.При выборе расчетной величины пассивного давления грунта с учетом сцепления обычно выполняют дополнительные прибли­женные расчеты без использования гипотезы о плоской поверх- 324



ности скольжения исходя из предположения, что сопротивление сдвигу призмы грунта т удовлетворяет условиют = С + <з tg о. (VI 1.25)На рис. ѴП-12 показана приблизительная форма призмы скольжения. Поверхность скольжения этой призмы образована криволинейной поверхностью АМ и плоскостью ММ^В практике проектирования обычно не пользуются методами определения действительных форм поверхностей скольжения из-за их чрезмерной сложности. Между тем достаточная точ­ность получается при построении криволинейной части призмы выпора по кругу или по логарифмической спирали [15].Для определения пассивного давления грунта применяют также графоаналитический метод С. С. Голушкевича [4].
52. РАСЧЕТЫ УСТОЙЧИВОСТИПри проектировании подпорных стенок и устоев выполняют следующие расчеты устойчивости:1) на сдвиг в плоскости подошвы стенки («плоский» сдвиг);2) на сдвиг с частью грунтового основания;3) на опрокидывание.Расчеты устойчивости па сдвиг подпорных стенок на не­скальных основаниях выполняют, руководствуясь указаниями СНиП ІІ-Б.3-62 и СНиП ІІ-И. 10-65. Для расчетов устойчивости подпорных стенок на опрокидывание применима с некоторыми уточнениями методика, изложенная в СНиП ІІ-И. 10-65, для под­порных стенок на скальпом основании.При относительно незначительных вертикальных и горизон­тальных напряжениях в плоскости подошвы подпорного соору­жения, не превышающих некоторых предельных величин тпр и опр, расчет устойчивости на сдвиг производится по плоскости подошвы. Для расчета этих предельных напряжений, при кото­рых не происходит выпирания грунта из-под гибкого фундамен­та, воспринимающего наклонные нагрузки, может служить част­ное решение обобщенной задачи Прандтля, полученное В. В. Со­коловским [10] и разработанное Н. И. Головановым [3] для прак­тического применения.В общем случае при связных грунтах предельные касатель­ные напряжения тпр и предельные нормальные напряжения оІ]р выражаются формулами-пр ^G/H-Cctg?); (VII.26)= Z (q + С etg ?) - С etg у, (VII.27)где

_ 1sin ? sin (2 Ѵ: Д И Ь Г 2 ' Д г
—  ---------- :----- :---------—- е

1 — Sin са



__ sin c? cos (2^ + т) V 2 ) r ;
'' I -sin?Ф*— угол между касательной и кривой т=/(сг) и осью а; для определенных значений ср величина ф* изменяется в преде-

2

Рис. VI1-12. Схема к определению пассив­
ного давления грунта с учетом сил сцепле­

ния

Рис. ѴІІ-13. График

При заданных величинах ф, С и q по формулам (VII.26) и (VII.27) можно построить в координатных осях тио кривую т = /(о) (рис. ѴІІ-13), задаваясь величинами ф*.Зная величину нормальных напряжений аА под лицевой гранью стенки и средних касательных напряжений тА = , оп-ределяют положение точки А с координатами дд , аА (£сДВ— сдвигающая сила; Ь? — ширина участка лодошвы подпорной стенки, на котором возникают нормальные сжимающие напря­жения). При расположении точки А внутри контура, образован­ного кривой и осью о (рис. ѴІІ-13), исключается возможность местного выпора грунта, так как дд < дпр и ал < спр.Участок кривой т == f (сг), определяемый координатами г = С, о = 0 и То, По, является прямой линией; этот участок характери­зует диапазон напряжений, отвечающий условиям плоского сдвига.Расчетный прием проверки местной прочности основания под лицевой гранью подпорного сооружения по формулам (VII.26) и (VII.27) справедлив для краевой точки под гибким фундамен­том. Вследствие этого расчетная несущая способность основа­ния, выявленная с использованием указанных формул, по-види- мому, занижается.При проектировании подпорных стенок на нескалыюм осно­вании в большинстве случаев обеспечивается их устойчивость па 32ь



опрокидывание, а поэтому .габариты стенок определяются усло­виями устойчивости на сдвиг.В последние годы при проектировании крупных русловых гидроэлектростанций находят применение такие конструкции сопрягающих устоев, при которых нет необходимости обеспечи­вать самостоятельную устойчивость па сдвиг и опрокидывание, так как упорами для этих сооружений служат водосливные пло­тины или здания гидроэлектростанций. В этих случаях габариты устоев назначают из условий допустимого распределения реак­тивных усилий по подошвам или из условий передачи на основ­ные сооружения допустимых дополнительных сдвигающих и вер­тикальных сил, обусловленных упором.Для подпорных стенок также встречаются некоторые особен­ности расчета устойчивости, зависящие от условий их работы. Например, при наличии надежного упора с лицевой стороны подпорной стенки исключается необходимость расчета устойчи­вости на сдвиг по плоскости и в отдельных случаях на сдвиг с частью основания. Габариты таких подпорных сооружений оп­ределяются устойчивостью на опрокидывание и заданным усло­вием распределения напряжений на грунт по подошве.Другими примерами могут служить подпорные стенки второ­го яруса в сопряжениях плотин и зданий гидроэлектростанций с земляными сооружениями. В этом случае верховые и низовые подпорные стенки можно связать специальными анкерами в пре­делах фундаментных плит и, следовательно, не выполнять рас­чета устойчивости на сдвиг (см. рис. ѴІІ-1, ^). Вместе с тем для таких стенок сохраняется требование о приемлемом распределе­нии напряжений на грунт в плоскости подошвы во избежание на­рушения прочности (устойчивости) основания.При обеспечении самостоятельной устойчивости на сдвиг и опрокидывание устоев на основные сооружения не будут переда­ваться дополнительные усилия, если не учитывать возможности перекосов и микроподвижек, вызываемых осадками основания.При проектировании устоев, к которым не предъявляют тре­бования об обеспечении самостоятельной устойчивости, расче­тами определяют величины усилий, передаваемых па крайние секции основных сооружений.
Расчеты устойчивости на плоский сдвигВ расчетах устойчивости на плоский сдвиг боковое давление грунта со стороны тыловых граней стенок определяют при ко­эффициентах бокового давления, отвечающих состоянию пре­дельного равновесия в засыпке, т. е. по методу Кулона. Со сто­роны лицевых граней стенок учитывают пассивное давление грунта, если имеется реальная возможность создать достаточ­ное уплотнение в обратной засыпке в пределах котлована с этой стороны.
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В подпорных стенках, имеющих заглубленные зубья с тыло­вых сторон, пассивное давление грунта со стороны лицевых гра­ней определяют на полную высоту заглубления подошвы зуба относительно поверхности насыпи, находящейся перед стенкой.Степень устойчивости подпорной стенки на плоский сдвиг оценивается коэффициентом запаса, под которым понимают от­ношение результирующей разрушающей нагрузки к действую­щей нагрузке или эквивалентное этому отношению отношение суммы .реактивных сил S/? к сумме всех активных сил 2Л, действующих на сооружение.Коэффициент запаса на сдвиг по плоскости подошвы при внешних силах, показанных на рис. VII-14, можно определять по формуле
(P-N)H- Еи + ЬС 

(Н. + Е.) - (Нл + Ел) (VII.28)где Р—сумма вертикальных сил, действующих на соору­жение в направлении сверху вниз;V— противодавление воды, направленное снизу вверх;/ — — коэффициент трения грунта;
Еп — пассивное давление грунта, действующее па лице­вую грань;

b— ширина подошвы стенки;
С— сцепление грунта;

Ет, Ел — активное давление грунта соответственно с тыло­вой и лицевой стороны;
Нл-—давление воды соответственно с тыловой и лице­вой стороны.В связи с возможностью недостаточного уплотнения обратной засыпки перед стенкой в формуле (VI 1.28) нередко взамен пол­ного пассивного давления грунта учитывали часть его, например 

Ѵ2£п •Однако в СНиП П-И. 10-65 указано, что в расчетах устойчи­вости подпорных стенок пассивное давление грунта с лицевых сторон рекомендуется вычислять, учитывая следующие условия: 
\ г- 0,2сср ,а) при заглѵблении стенок в основание менее ----- (аср —

7среднее давление по подошве фундаментной плиты стенки) — приближенным методом; в этом случае коэффициент отпора можно принимать равным лп =1;
. 0,2sc„о) при заглуолении стенок в основание более----- 1 — мето-7 дамп, основанными на решении задачи по теории предельного равновесия.Сцепление грунта в плоскости подошвы стенки (ЬС) прини­мают, как правило, полным лишь при наличии зуба в конструк­ции фундаментной плиты. При плоской подошве стенки сцепле­ние грунта полностью не учитывают из-за возможности наруше-
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Рнс. ѴІІ-14. Схема к определению коэффициента запаса на
сдвиг по плоскости подошвы стенки

Рис. ѴІІ-15. Схема к решению задачи 
подтоплении стенки

о наипевыгоднейшем 
водой
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шія структуры грунта по контакту с сооружением. В отдельных случаях при наличии зубчатого профиля подошвы фундамент­ной плиты сцепление грунта принимают па части площади меж­ду зубьями.При расчетах устойчивости прежде всего выявляют неблаго­приятный уровень подтопления стенки водой. При относительно сложных нагрузках от грунтовой насыпи, воспринимаемых стен­ками, частичное подтопление водой увеличивает число вводимых в расчет внешних сил и, следовательно, повышается трудоем­кость расчетов. Поэтому для стенок, имеющих сложные расчет­ные схемы, неблагоприятный уровень подтопления водой опреде­ляют путем сопоставления коэффициентов устойчивости для не­скольких различных уровней воды с лицевой и тыловой стороны..Решение в общем виде задачи о наиневыгоднейшем подтопле­нии стенки водой может иметь практическое значение лишь при условии получения сравнительно простого решения. Приемлемое решение этой задачи возможно для простой расчетной схемы, показанной на рис. VII-15. Поскольку на этой схеме тыловой профиль стенки принят уголковым и, следовательно, является пологим, активное давление грунта представлено в виде эпюры горизонтальной составляющей давления, ординаты которой вычислены по коэффициенту бокового давления %=tg2 ^45°—|-j.Полное активное давление грунта с тыловой стороны состоит из двух величин Е^ и А£т, равных
Ег = -£ 71 Н~ ли А Ег = (Уі — у2) /..Составим далее уравнение для коэффициента устойчивости на плоский сдвиг, используя формулу (VII.28):

Р + д 7 (^.в - Лт) Ь. Щ (Я - h,) Ьл - Ыі^ ] / £п
/ѵ —---------------------------------------------------------------------------------------------------------- } V 11. Z У )

1 О . лвгде Р—сумма всех вертикальных сил, действующих сверху вниз, включая также и вес грунта с объемным весом уі, над тыловой частью фундаментной плиты;Ау—дополнительный объемный вес грунта ниже уровня воды.Прочие величины, входящие в формулу (VII.29), приведены на рис. ѴІІ-15.Функция коэффициента устойчивости имеет минимум при следующем значении независимой переменной Нл.ъ:
В + Ен Г Е ха 1 / 9 2Еч \Ен -—) ■ (Ѵ11-3°)где Л (А у Ь, -Ь Ьл — b) f,
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В - (Р — А 7 br h. — h. b.) f.Формулы (VII.29) и (VII.30) применимы при однородных песчаных грунтах в обратных засыпках (фі^фг), подтопление которых водой мало влияет на изменение угла внутреннего тре­ния. Если ф2<фп то эти формулы необходимо уточнить из-за изменения величины АЕТ.Для стенок, имеющих крутые тыловые грани, в плоскости ко­торых возникают силы трения, можно составить аналогичные формулы. При этом в них взамен грунтовой пригрузки над фун­даментной плитой будут входить вертикальные составляющие активного давления грунта, величины которых зависят от глуби­ны подтопления Нл.в-При наличии в грунте основания горизонтальной прослойки, характеризуемой меньшей величиной коэффициента сдвига по сравнению с коэффициентом сдвига грунта tgi^ в плоскости подошвы стенки, расчет устойчивости ее на сдвиг следует про­изводить по плоскости этой прослойки. В этом случае можно ру­ководствоваться схемой загружения стенки, изображенной па рис. ѴІІ-16.

Рис. ѴІІ-16. Схема к расчету устойчивости стенки для сдви­
га по плоскости прослойки в грунте основанияДля повышения устойчивости подпорных стенок предусмат­ривают различные конструктивные устройства; некоторые из них показаны на рис. ѴІІ-17.Заглубление тылового зуба или обратный уклон фундамент­ной плиты обосновывают расчетами устойчивости с использова­нием, например, статической схемы по рис. ѴІІ-18 при условии, что коэффициент запаса на сдвиг с частью основания больше коэффициента запаса на плоский сдвиг.На рис. ѴІІ-18 сохранены обозначения действующих сил, ко­торые приведены в формуле (VII.28). Дополнительные усилия в пределах высоты зуба обозначены через АЕД ^Ел, &Еп и т. д.
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Расчеты к обоснованию заглубления тылового зуба сводят­ся к следующему:1) исходя из нормативного коэффициента запаса на сдвиг, подбирают габариты подпорной стенки при плоской подошве;2) обеспечивая тот же нормативный коэффициент запаса на сдвиг, подбирают новые габариты стенки при нескольких различ­ных размерах тылового зуба;
Рис. ѴІІ-17. Устройства дня 
повышения устойчивости под­

порных стенок
а — фундаментная плита с тыло­вым зубом; б — фундаментная пли­та с обратным уклоном подошвы; 
в — фундаментная плита с анкер­ной плитой; г—упорная плита с лицевой стороны на сваях

3) определяют стоимости строительных работ, сопоставление которых позволяет выявить целесообразность устройства тыло­вого зуба и оптимальную величину его заглубления.Результаты расчетов устойчивости на плоский сдвиг подпор­ной стенки с тыловым зубом с достаточной точностью характе­ризуют и влияние на устойчивость обратного уклона фунда­ментной плиты. Следует учитывать, что устройство фундамент­ной плиты с обратным уклоном является более трудоемким конструктивным мероприятием и может быть оправдано лишь особыми требованиями. При некоторых сочетаниях внешних на­грузок и устройстве тылового зуба возникает необходимость в оценке его влияния на устойчивость стенки с частью основания.Эффективное заглубление тылового зуба при внешних на­грузках, показанных на рис. ѴІІ-18, выражается неравенством
___ (£ - Еп Е7 Е,- Нт-Нл

(АР—А Л')/Еп ЬС — Л Ел у- А Н, — АНЯ *
(VII.31)При некотором, обычно малом заглублении тылового зуба расчетным случаем может оказаться сдвиг по наклонной плос­кости, расположенной под углом |3 к плоскости подошвы (рис. ѴІІ-19). В этом случае для выявления оптимального заглубления тылового зуба коэффициент запаса на сдвиг подпорной стенки может быть определен по приближенной формуле

(P + AP-N)^ -б) ; Е"
Н , — Н ■ -у Е т — Ел (VII.32)
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Рис. ѴІІ-18. Схема к определению устойчивости стенки с тыло­
вым зубом

Рис. ѴІІ-19. Схема к расчету устойчивости стенки с тыловым зубом при 
сдвиге ее по наклонной плоскостигде tg6 = tgy -з----- , о— среднее напряжение на грунт по подошве.

1 ‘ оУчитывая, что угол р наклона плоскости сдвига зависит от соотношения действующих внешних сил, для заданного заглуб­ления зуба определяют величину этого угла, отвечающую мини­мальному значению коэффициента запаса на сдвиг. Решение этой задачи целесообразно выполнять подбором, задаваясь не­сколькими значениями угла [3.
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На рис. ѴІІ-20 показана конструкция подпорной стенки с плитой, прикрепленной стальными анкерами к фундаментной части стенки. Для определения длины анкерной плиты при усло­вии обеспечения допускаемой неравномерности напряжений по подошве стенки может служить формула
k(Hj — НлЕт —Ел) — (Р — N) f — ЬС — Еп

71 ~Г ^2 72
(ѴІІ.ЗЗ)Обозначения величин, входящих в формулу (ѴІІ.ЗЗ), приве­дены на рис. ѴІІ-20 и к формуле (VII.28).

Рис. ѴІІ-20. Схема к расчету подпорной стенки с анкерной плитойПри проектировании подпорных стенок, имеющих анкерные плиты, рекомендуется сначала назначить размеры b этих стенок по подошвам исходя из условий местной устойчивости грунта основания.Для расчета несущей способности грунта под лицевой гранью можно применить метод И. В. Яропольского [19].На рис. ѴІІ-17, г изображена конструкция подпорной стенки 
с упорной плитой на сваях. Учитывая необходимость обеспече­ния местной и общей устойчивости основания, назначают шири­ну (Ь) фундаментной плиты. Для такой конструкции стенки мож­но допустить более неравномерное распределение напряжений по подошве, чем для стенки, имеющей анкерную плиту, так как при наличии свайного фундамента обеспечивается местная ус­тойчивость грунта на участке под лицевой гранью. Для опреде­ления избыточного усилия, передаваемого на сваи, исходя из до­пускаемого коэффициента запаса на плоский сдвиг применима формула

s = — Нл + Е. — Ел) — (Р — N) f — Cb, (VII.34)где S — максимальное из условия устойчивости стенки усилие на сваи.
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Формула (VII.34) составлена с использованием формулы (VII.28), причем в формуле (VII.34) учтены изображенные на рте. VI1-21 внешние силы, за исключением пассивного давления грунта со стороны лицевой грани стенки, которое в предельном состоянии из-за малой деформации свай вряд ли может поя­виться.
Расчеты устойчивости на сдвиг 
совместно с частью основанияПо исследованию прочноеги и сопротивляемости сдвигу не- скалыіых грунтов оснований выполнено большое число теорети- чесшх и экспериментальных работ. Однако пока еще нельзя наметить достаточно точную методику расчетов устойчивости подпорных сооружений на сдвиг вместе с частью основания.Существующие методы расчета сопротивляемости сдвигу однородных нескальных оснований, как известно, разделяются на грн группы:і) методы, основанные на оценке напряженного состояния оснований с помощью теории упругости;5) приближенные методы;з) методы, использующие теорию предельного равновесия.Из сопоставления различных методов расчета устойчивости сооружений с частью основания следует, что величины коэф- фЩиентов запаса расходятся в несколько раз. Результаты экспериментальных исследований также не совпадают с ре­зультатами расчетов по некоторым методам.При нескальных основаниях, не удовлетворяющих условиям СНиП П-Б.3-62 и СНиП ІІ-И.10-65, расчеты общей устойчивости пощорных стенок ‘выполняют с частью основания по схемам сме­шанного и глубинного сдвига независимо от конфигурации по- доцвы стенок. Метод расчета устойчивости подпорного соору­жения по схеме смешанного сдвига изложен в СНиП ІІ-Б.3-62.Учитывая большой опыт, накопленный в СССР по строи- тетьству и эксплуатации подпорных сооружений на нескаль­ных грунтах, в настоящее время используют приближенные 

методы расчетов устойчивости на сдвиг с частью основания (по схеме глубинного сдвига), применявшиеся при проектировании построенных сооружений. Большинство из этих методов не тру­доемки.Согласно указанию СНиП П-И.10-65 устойчивость подпор­ных стенок на нескальном основании можно рассчитывать по .методу круговых поверхностей скольжения или применять дру­гие методы, в которых поверхности скольжения в основании и обратной засыпке отличаются от круговых. В первом методе, широко распространенном при проектировании, используется предложенный К. Терцаги расчетный прием, предусматриваю­щий деление сдвигаемого массива грунта и подпорного соору-
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Рис. ѴІІ-21. Схема к расчету подпорной стенки с упорной плитой ш
сваях

Рис. ѴІІ-22. Схема к расчету подпорных стенок на сдвиг лэ круговым 
поверхностям скольжения
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жения на грузовые элементы. Однако метод Терцаги имеет суще­ственный недостаток в связи с использованием только одного условия статики — равенства нулю моментов действующих сил. Анализ результатов расчетов различных подпорных сооружений показывает, что погрешность в связи с использованием одного условия статики может достигать 15% и всегда приводит к не­которому занижению запаса устойчивости.При однородном основании для решения задач об устойчи­вости сооружение, ограниченное круговой поверхностью сколь­жения, рассматривают как твердое тело и используют не­обходимые условия равновесия, что позволяет считать этот ме­тод более обоснованным в статическом отношении. При неодно­родном основании также можно применять указанный метод расчета устойчивости, но с приближенным осреднением коэф­фициента трения грунта по поверхности скольжения или при­нимать в запас устойчивости наименьшее его значение. Однако при значительной неоднородности грунтов основания и обрат­ных засыпок применим также упомянутый метод Терцаги, но со снижением на 10—15% допускаемого коэффициента устой­чивости на .сдвиг по сравнению с нормативным.В связи с изложенным расчеты устойчивости подпорных стенок на нескальном основании по круговым поверхностям скольжения выполняют следующими методами.
Первый метод. Определение коэффициента устойчивости по соотношению коэффициентов трения. Подпорная стенка распо­ложена на несвязном однородном основании. Обратная засып­ка за стенкой выполнена из таких же несвязных однородных грунтов. Грунт в основании и за стенкой имеет угол внутрен­него трения ф и объемный вес у.Для произвольного положения центра круговой поверхно­сти скольжения проводится окружность радиусом г (рис. ѴІІ-22). Подпорная стенка совместно с частями основа­ния и обратной засыпки, ограниченными круговой поверхностью скольжения, рассматривается как твердое тело, и вес всего мас­сива грунта с сооружением приводится к равнодействующей 

P + G.При заданном значении P + G предельное состояние указан­ного тела будет возможно при фиктивном коэффициенте трения 
f = tg?nP. При этом равнодействующая реактивных сил бу­дет равна сумме сил P + G. Следовательно, линия, проведенная по направлению действия реакции Ri, является касательной к кругу, описанному из центра О радиусом ro=rsinnp. Исходя и* условия, что коэффициент устойчивости равен отношению коэф­фициента трения грунта основания к фиктивному коэффициен­ту трения, при котором наступает предельное состояние, поле­чим следующее выражение для коэффициента устойчивости:

k~ рЗГ + “ р2^' (VII.35)
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В выражении (VII.35) при принятых обозначениях, пока­занных на рис. ѴІІ-22, вес сдвигаемой толщи грунта в основа­нии G на 1 пог. м выражается зависимостью/ . *0 \/ ~ arcsin — \ ------- (ѴП.36)Выражение (VII.35) получено из формулы У. А. Тер-Ара­келяна [13], в которой коэффициент устойчивости является функцией вертикальных и горизонтальных нагрузок, восприни­маемых подпорным сооружением.Общая формула У. А. Тер-Аракеляна также применима в расчетах устойчивости подпорных стенок при условии приведе­ния сдвигающих сил Е к подошве. Тогда формулу для коэф­фициента устойчивости можно представить в следующем виде:
k- = 7 У- I 4 G 4- Ж ДК] - (Л + Еу?. (VII.37)Л* Аг і Ел УПо формуле (VII.37) можно выполнять расчеты устойчиво­сти при однородном грунте основания и разнообразных грунтах обратных засыпок, так как распорное воздействие последних заменяется активным давлением Е.

Второй метод. Определение коэффициента устойчивости по соотношению вертикальных нагрузок. Исходные данные ука­заны при изложении первого метода, а расчетная схема изо­бражена на рис. ѴІІ-22.При заданных значениях Р и G предельное состояние со­оружения с массивом грунта, ограниченным круговой поверх­ностью скольжения, будет возможно при достижении силой Р критического значения Ркр. При этом равнодействующая реак­тивных сил R2 будет равна сумме сил Ркр и G. Следовательно, реакция R2 будет касаться малого круга, проведенного из цент­ра О радиусом /'о^г sin ф.Используя два условия равновесия: равенство нулю суммы моментов сил относительно центра О и равенство нулю суммы сил на вертикаль, выражение для критического усилия можно представить в следующем виде:Ркр = —. (VI 1.38)
х — г sin ®Используя условие, что коэффициент устойчивости равен отношению критического усилия к действующему, получим

, Gr sin фk ------------ г----
Р (х— rsin^)

(VII.39)Выражение (VII.39) для критического усилия приведено в работе VI. И. Горбунова-Посадова и В. В. Кречмера [5].
Третий метод. Определение коэффициента устойчивости по 
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соотношению горизонтальных нагрузок. Исходные данные те 
же, что и к первому методу.В этом методе воздействие насыпи на стенку с тыловой сто­роны'заменяется активным давлением Е и предельное состоя­ние рассматривается для твердого тела, ограниченного в осно­вании круговой поверхностью скольжения.При заданных значениях Р, G и Е (рис. ѴІІ-22) предельное состояние сооружения будет возможно при достижении силой Е критического значения Екр. Следовательно, линия, совпадаю­щая с направлением действия реакции Rs, будет касательной к кругу, описанному из центра О радиусом ro=rsin ф.Используя два условия равновесия: равенство нулю суммы моментов сил относительно точки О и равенство нулю суммы проекций сил на направление равнодействующей, получим вы­ражение для горизонтального критического усилия:

£кр -- ------------ ------------ +
у2 — г2 sin2 ?-----24?---- У (Р + 02 (^2 _ Г2 sin2 + . (VI1.40) 

У2 — Г2 sin2 аУчитывая, что коэффициентом устойчивости является отно­шение критической горизонтальной силы, вызывающей пре­дельное состояние, к действующей горизонтальной силе, полу­чим зависимость для этого коэффициента:
Ье —----------1-------- [г sin у \ (Р ф- G}2 (у2 — г2 sin ф) + Р2 х2 —

. Е (у2 —г2 sin2 ?) \
— Рху). (VII.41)Из сопоставления результатов расчетов подпорных стенок по трем указанным методам следует, что наиболее приемлемы­ми являются первый и третий методы [12], т. е. методы опреде­ления коэффициента устойчивости по соотношению коэффициен­тов трения и по соотношению горизонтальных нагрузок.

Четвертый метод. Определение коэффициента устойчивости по соотношению моментов пассивных и активных сил. Подпор­ная стенка расположена на связном неоднородном основании. Обратная засыпка за стенкой выполнена из связных однород­ных грунтов (рис. ѴІІ-23).К активным силам относятся вертикальные нагрузки от сооружения, собственный вес грунта в основании и в обратной засыпке, вес воды в порах грунта, пьезометрические давления по контуру призмы выпора или эквивалентные им фильтраци­онные силы.К пассивным силам относятся силы трения, развивающиеся по поверхности скольжения при действии на сооружение кри­тических нагрузок, и силы сцепления на этой же поверхности.Вследствие неясности распределения по поверхности сколь­
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жения напряжений, от которых зависят величины сил трения, сооружение и грунтовый массив разделяют на грузовые элемен­ты. При этом допускают, что каждый грузовой элемент дейст­вует на поверхность скольжения самостоятельно и силы взаи-

Рис. ѴІІ-23. Схема к определению коэффициента устойчивости подпорной 
стенки но соотношению моментов пассивных и активных силмодействия между соседними элементами погашаются внутри массива, ограниченного круговой поверхностью скольжения. Тогда сила трения на поверхности скольжения 'под грузовым элементом определяется по формуле7Z = Gz cos az tg ®z, (VII.42)где Gi—вертикальная сила, равная весу грузового элемента;— угол между вертикалью и линией, проведенной из центра О в точку приложения вертикальной силы к круговой поверхности скольжения;7Z—угол внутреннего трения грунта в плоскости подошвы грузового элемента.На части поверхности скольжения длиной L, сила сцепле­ния равна CL^Таким образом, применительно к схеме, изображенной на рис. ѴП-23, сумму моментов пассивных сил на всей поверхно­сти скольжения можно представить в следующем виде:£ МС(ИТ = г (tg I Gi cos од + tg ф2 Е О2 cos од + tg ?3 Е G3 cos я34- tg ?4 Е G, cos од + С.Ц + С2Ц + C3L3 4- С.Щ (VI1.43)
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Момент сдвигающих сил определяется в результате сум­мирования элементарных усилий, умноженных на соответству­ющие плечи, относительно центра поверхности скольжения. Выражение момента сдвигающих сил имеет видMCAB = SGt.xz., (VII.44)где xL—плечо силы относительно центра О поверхности скольжения.Поскольку в данном методе коэффициент устойчивости оп­ределяется как отношение моментов пассивных сил к момен­там сдзигающих сил, его величина выражается формулой(VII 45)В основании подпорной стенки можно провести множество возможных круговых поверхностей скольжения. Поэтому рас­четы устойчивости с частью основания по изложенным мето­дам сводятся к следующему:1) определяют коэффициент устойчивости при различных возможных круговых поверхностях скольжения;2) путем сопоставления расчетов находят минимальное зна­чение коэффициента устойчивости.При этом расчеты устойчивости выполняют для нескольких круговых поверхностей скольжения, расположенных на трех­четырех различных вертикалях.Фильтрационные силы, действующие на сооружение и грун­товый массив, учитывают в виде эквивалентных им сил пьезо­метрического давления, приложенных по контуру призмы вы­пора.Примеры расчетов устойчивости подпорной стенки на сдвиг по первому и четвертому методам приведены на рис. ѴІІ-24.Для этих примеров минимальные значения коэффициентов устойчивости равны:а) при расчете по первому методу (рис. ѴІІ-24, а) ЛМІШ = — 1,26;б) при расчете по четвертому методу (рис. ѴІІ-24,б) &мнп — -1,12.
Расчеты устойчивости на опрокидываниеРасчеты устойчивости подпорных стенок на опрокидывание являются необходимыми при сравнительно высоких коэффи­циентах сдвига грунта основания, а также при значительной неравномерности напряжений по подошве, имеющейся в слу­чаях расположения равнодействующей вертикальных и горизон­тальных сил в зоне, близкой к низовой границе средней трети ширины подошвы.В расчетах устойчивости на опрокидывание критерием для определения степени устойчивости является коэффициент за-
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Рис. YII-24. Схемы к примерам расчетов устойчивости подг.ирной 
стенки па сдвиг (расчеты выполнены ипж. Л. И. Федяковой) 

а ■ по первому методу; б — по четвертому методу 
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паса, под которым следует понимать отношение моментов сил удерживающих к моментам сил опрокидывающих. Для подпор­ной стенки, изображенной на рис. ѴІІ-14 и. воспринимающей обычные нагрузки, формула для коэффициента устойчивости на опрокидывание относительно оси, проходящей через точку О, имеет вид
ь = . (VI 1.46)

Et Оі -р Ят а2 -j-Для всех расчетных схем при определении коэффициента устойчивости на опрокидывание вокруг оси, расположенной под лицевой частью подошвы стенки, удерживающими являются мо­менты сил от веса стенки, активного давления грунта на лице­вую грань и давления воды на эту же грань. Моменты от дав­ления грунта и воды на тыловую грань, а также от давления равномерно распределенной нагрузки на поверхности призмы обрушения могут быть опрокидывающими, удерживающими или равными нулю, так как моменты от каждой из этих сил могут иметь разные знаки относительно оси, проходящей через точ­ку О. Момент от давления воды на подошву стенки всегда будет опрокидывающим.Обычно расчеты устойчивости подпорных стенок па опроки­дывание выполняют исходя из предположения о возможности опрокидывания вокруг лицевого ребра. Подобное предположение справедливо для скального основания, но вряд ли оно является правильным при нескальных грунтах, особенно в тех случаях, когда ожидается значительная неравномерность в распределении напряжений по подошве с краевой ординатой давления под ли­цевой гранью, близкой по величине предельной нагрузке, так как устойчивость подпорного сооружения на опрокидывание за­висит от несущей способности грунта основания. Поэтому выпор грунта из-под лицевой части фундамента и проявление опроки­дывания весьма трудно раз­граничить, так как оба указан­ных предельных состояния не­сомненно представляют собой один общий случай наруше­ния устойчивости. В связи с этим для предельного состоя­ния можно допускать возмож­ность образования в лицевой крайней трети площади подош­вы условной оси вращения, проходящей через точку О (рис. ѴІІ-25). Положение точ­ки О не является определен­ным, и в первом приближении ее назначают в центре тяже­сти реактивного давления по подошве при условии получения Рис. ѴІІ-25. Схема к расчету подпор­
ной стенки на опрокидывание
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эпюры этого давления с краевой ординатой, близкой по величи­не предельной нагрузке.При расчетах устойчивости подпорных стенок обычно возни кает необходимость выявления реальной схемы деформаций. Для этого выполняют сопоставительные расчеты на сдвиг и опроки­дывание. Такую задачу можно решить в общем виде. Наиболее простое решение и вместе с тем применимое для предваритель­ных расчетов можно получить для^ частного случая при передаче на стенку только нагрузок от грунтовой засыпки, находящейся в состоянии естественной влажности.Для подпорной стенки, изображенной на рис. ѴІІ-25, можно выразить в виде математического неравенства условие, позво­ляющее выявить то граничное соотношение расчетных величин, при котором коэффициент устойчивости на опрокидывание будет меньше коэффициента устойчивости на сдвиг.Для вывода указанного неравенства воспользуемся следую­щими формулами коэффициентов устойчивости:1) коэффициент устойчивости подпорной стенки на сдвиг ра­вен

(VI 1.47)

2) коэффициент устойчивости подпорной стенки на опро­кидывание относительно условной точки О, совпадающей с по­ложением равнодействующей реактивного давления по подошве, равен
Р zb Ел

EyS-p ЕдёдИсходя из условия, что &0< &е и пренебрегая величинами £л и Елел, получим выражение ^<(
Расчеты устойчивости устоев. Расчеты устойчивости устоев имеют некоторые особенности вследствие того, что эти сооруже­ния воспринимают сдвигающие усилия в двух направлениях. По­этому в задачах о расчете устойчивости устоев рассматривают пространственные схемы деформаций сдвига и опрокидывания.В расчетах устойчивости устоев на сдвиг встречаются сле­дующие две типичные исходные схемы (при обеспечении устой­чивости па опрокидывание):1) коэффициент устойчивости устоя на сдвиг в направлении равнодействующей сдвигающих сил превышает единицу (само­стоятельная устойчивость устоя);2) устойчивость устоя на сдвиг создается упором в смежную секцию плотины или гидроэлектростанции.Обычные нагрузки на устой, применительно к указанным ис­ходным схемам, изображены на рис. ѴІІ-26. В расчетах устой­чивости по этим схемам прежде всего определяют величину рав-
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no ее

Рис. ѴІІ-26. Схема на­
грузок на устой

Рис. ѴІІ-27. Схема нагрузок на устой при расчете его на устойчи­
вость в одном направлении
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недействующей сдвигающих сил; она получается в результате геометрического сложения сил, действующих во всех направле­ниях. При этом после приложения равнодействующих одного и другого направлений в некоторой точке Oj определяют полное сдвигающее усилие 2В. К силам удерживающим, помимо силы трения по подошве устоя, относят силы трения по боковым граням Т, І\ и Т2, которые следует также приводить к условной оси сдвига ОО. Пассивное давление грунта с низовой стороны обычно не учитывают, так как даже при упоре в смежную сек­цию основного сооружения возможность проявления деформа­ции сдвига исключается. Для определения коэффициента устой­чивости на сдвиг по плоскости применяют формулу (VII.28).В случае необходимости определения величины реакции смежной секции основного сооружения при упоре в нее устоя применяют упомянутую общую формулу для коэффициента ус­тойчивости, который принимается равным единице.Расчеты устойчивости устоев на сдвиг можно выполнять и отдельно по каждому из двух направлений. Тогда результирую­щий коэффициент устойчивости определяют путем геометриче­ского сложения коэффициентов двух направлений. Нужно заме­тить, что расчеты устойчивости в каждом направлении не лише­ны некоторых методических преимуществ из-за меньшего числа действующих сил и возможности более четкого анализа условий сдвига.Если устойчивость устоя достигается в результате упирания его в смежное сооружение, то реакцию последнего целесообраз­но прикладывать на некоторой высоте, что обеспечит более бла­гоприятное распределение напряжений по подошве устоя.Расчеты устойчивости устоев на опрокидывание выполняют для выявления по высоте устоя рациональной зоны опирания на смежное сооружение. Для упрощения задачи по отысканию ре­акции смежного сооружения можно допустить условное опира­ние в одной точке. На рис. ѴІІ-27 изображена расчетная схема нагрузок, воспринимаемых устоем при рассмотрении деформа­ции его в одном направлении, т. е. поперек течения воды. Гори­зонтальную составляющую реакции устоя Ео определяют из ус­ловия равенства нулю горизонтальных сил с учетом сил трения по боковым граням. Используя далее условие равенства момен­тов опрокидывающих и удерживающих сил относительно ребра, проходящего через точку О, можно определить искомую величи­ну плеча силы Eq-

53. РАСЧЕТЫ ПРОЧНОСТИ БЕТОННЫХ 
ПОДПОРНЫХ СТЕНОКПри проектировании подпорных стенок обычно выполняют предварительные расчеты прочности, чтобы определить размеры элементов для последующего обоснования основных габаритов условиями устойчивости.
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Бетонные подпорные стенки состоят из фундаментных и вер­тикальных консольных частей. Фундаментным частям стенок обычно придают минимальные размеры, чтобы избежать уст­ройства тыловой консоли, так как в ней при значительных раз­мерах может возникнуть недопустимое для бетонных сечении внецентренное растяжение. Поэтому в бетонных подпорных стен­ках расчетами прочности обычно обосновывают размеры верти­кальных консольных частей.По СН 55—59 расчеты бетонных элементов разрешается вы­полнять как без учета, так и с учетом работы растянутой зоны. В первом случае несущая способность бетонной подпорной стен­ки создается устойчивостью на опрокидывание в любом горизон­тальном сечении вследствие выключения растянутой зоны бето­на и непревышением допускаемых величин краевых сжимающих
—iL &

\к ‘/
напряжений определенных в предположении треуголь­ной эпюры распределения.На рис. ѴІІ-28 приведены графики зависимости высоты сече­ния h от полной высоты стенки Н. Эти графики составлены для подпорных стенок из бетона марок 150 и 200, отнесенных по ка­

Рж. ѴІІ-28. Графики зависимости высоты сечения h от полной высо­
ты Н подпорной сгенки II и III классов капитальности (расчеты 

к построению графиков выполнены икж. Е. И. Кажановой)
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питальности к сооружениям II и III классов, поддерживающих насыпь несвязных грунтов с различными углами внутреннего трения.Согласно СН 55—59 расчеты внецентренно сжатых элемен­тов прямоугольного сечения на прочность растянутой зоны производятся по формуле—--------— (VII.48)
W F К ’где М— изгибающий момент всех внешних сил относительно . центра тяжести сечения;

N— нормальная сила;
Rp — расчетный предел прочности бетона на осевое (цент­ральное) растяжение;IV— момент сопротивления сечения;

F — площадь сечения;/С—-коэффициент запаса (принимается по табл. 6 в СН 55—59).Чтобы избежать трудоемких расчетов по подбору высоты се­чения h вертикальной части стенки, можно применять прибли­женную формулу, используя при этом основную формулу (VII.48). Исходные данные и обозначения показаны на рис. ѴІІ-29.
Рпс. ѴІІ-29. Схема к 
выводу приближенной 
формулы для опре­
деления высоты сече­
ния вертикальной ча­
сти подпорной стенки

Изгибающий момент внешних сил М относительно центра се­чения без учета момента от собственного веса стенки и нормаль­ную силу N определяют по формулам
М = Е Л-Му-уМ О \ О J

Подставив величины М и N в формулу (VII.48), получим
м]-

-h [Е.-г я7б) = 1^. (ѴІ1.49)
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Положительный корень квадратного уравнения (VII.49) вы­ражается зависимостью
h - -1- ( I ~А*Т4СВ — A ), (VI 1.50)25 где Л = 4£б + Ъ^я7б;

С = 6 Мг-г 2ff tgsEB ;

Mr = Ег у .При вертикальной тыловой грани стенки (е=0) и отсутствии трения грунта по этой грани (6 = 0) для определения высоты се­чения h применима приближенная формула
h =

Ху Я3

1,5 5Р
(VII.51)

где к = tg2 45° f);
2 /7б — объемный вес бетона.Для определения высоты сечения h стенки с вертикальной ты­ловой гранью при частичном воздействии на нее гидростатиче­ского давления воды со стороны засыпки и отсутствии трепня грунта по грани стенки может служить формула (VII.52)

где Мг— момент сил активного давления грунта относительно центра сечения;Л4В ■— момент гидростатического давления воды относитель­но центра сечения.При выводе формулы (VII.52) не учтена дополнительная нормальная сила, действующая в сечении от фильтрационного давления воды в шве.После обоснования основных габаритов подпорных стенок условием устойчивости выполняют поверочный расчет прочно­сти. При этом рекомендуется следующий порядок расчета.1. Определяют давление грунтовой засыпки с тыловой и ли­цевой сторон стенки, а затем строят эпюры горизонтальной и вертикальной составляющих давления грунта. При этом но- 
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следние ниже уровня воды в засыпке определяют при объем- Н0хМ весе грунта, взвешенного в воде.2. Определяют давление воды на стенку .и выполняют по­строение соответствующих эпюр этого давления.Определение величин внешних сил, действующих на элемен­ты стенок, а также моментов сил относительно центра тяжести сечения целесообразно выполнять в табличной форме.При расчете вертикальной части стенки учитывают следую­щие нагрузки (см. рис. ѴІІ-30):

Рис. ѴІІ-30. Схема нагрузок, действующих па вертикальную 
часть подпорной стенкиа) собственный вес стенки Р;б) горизонтальную Ег.т и вертикальную Ев.л, составляющие давления грунта на участке от верха стенки до расчетного се­чения I—/;в) фильтрационное давление воды Wn в сечении /—I;г) горизонтальную Яг.т и вертикальную //в.т составляющие давления воды на тыловую грань;д) горизонтальную составляющую давления воды на лице­вую грань стенки Нг,л.Для определения размеров сечения лицевой части фунда­ментной плиты может служить расчетная схема на рис. ѴІІ-40.В любых сечениях элементов стенок, где неполностью удов­летворяется условие прочности, выраженное формулой (VII. 48), напряжения в бетоне можно определять по формуле не­равномерного сжатия:

W У (VII.53)При обеспечении в бетонных стенках упругой стадии на­пряженного состояния для определения нормальных напряже­ний справедлива формула (VII. 53), выведенная, как из­вестно, методом сопротивления материалов. Однако для мно­
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гих стенок из-за непараллельное™ граней, а также при отно­шениях высоты сечения к вылету консоли более 0,5 метод со­противления материалов для расчета скалывающих напряже­ний т не допустим. Кроме того, существенное значение приоб­ретают нормальные напряжения оѵ, действующие в плоско­сти, перпендикулярной плоскости действия нормальных напря­жений оѵ.Для определения указанных напряжений (оѵ, оу и д,..,) мож­но применять формулы, приведенные в работе Б. Г. Галеркипа [2] для трапецеидальных профилей стенок.Использование формул напряжений для трапецеидальных стенок связано с большой вычислительной работой, и поэтому для практических целей они применимы в редких случаях. Формулы напряжений для прямоугольных стенок имеют более простую структуру.Помимо расчета напряжений в стейках по упомянутым фор­мулам, полученным методом теории упругости, применяют при­ближенный прием расчета, основанный на использовании зави­симости для нормальных напряжений оѵ, исходя из линейного закона распределения их в сечении, который получен путем решения задачи методом сопротивления материалов.Кроме того, с целью учета скалывающих и других нор­мальных напряжений оѵ последние вычисляют исходя из гра­ничных условий равновесия и в пределах сечений также при­нимают линейный закон их распределения.В соответствии с изложенным ниже приводятся формулы для напряжений на гранях элементов подпорных стенок.
1. Напряжения на тыловой грани вертикальной консоли 

стенки (рис. ѴІІ-31). Расчет активного давления грунта на стенку сводится к определению вертикальной и горизонтальной составляющих этого давления, которые можно выразить через напряжения ов и ог. Выделив элементарную треугольную призму со стороны тыловой грани стенки, составим уравнение равновесия. При этом, согласно предыдущему, нормальные на­пряжения Оу на горизонтальную площадку известны в резуль­тате решения задачи о распределении этих напряжений методом сопротивления материалов. Эти уравнения имеют видЕ X = о ѵ cos s — sr cos s — тvv sin 3 = 0;E Y = ■— Oy sin з 4- - cos s 4- ou sin s = 0, откуда тѵѵ = ( Oy — oB) tg s; (VI1.54)оv = ог -ф ( Oy — ojtg23. (VI1.55)При действии на тыловую грань стенки гидростатической на­грузки последнюю можно учесть путем суммирования с верти­кальной и горизонтальной составляющими давления грунта.
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2. Напряжения на лицевой грани стенки (рис. ѴІІ-32). Урав­нения равновесия имеют вид
£ X ~ cos а — т sin а = 0;И Y — аѵ sin а 4- :rv cos а — 0,откуда Sv = Mg*; (VII.56)(VII.57)

Рис. ѴІІ-31. Напряжения 
па тыловой грани верти­
кальной консоли подпорной 

стенки

Рис. ѴІІ-32. Напря­
жения на лицевой 
грани вертикальной 
консоли подпорной 

стенкиПри действии на лицевую грань гидростатической нагрузки (рис. VII.33) будут справедливы следующие формулы напряже­ний:
Рис. ѴІІ-33. Напряжения 
на лицевой грани верти­
кальной консоли подпор­
ной стенки при действии 
гидростатической нагруз­

ки

ТЛ.Ѵ = (оѵ + ) tga; (VII.58)
o v = (ov 4- ) tg2 a + Гг , (VII.59)где W’b и Wzr— соответственно вертикальная и горизонтальная составляющие давления воды.



Рис. ѴІІ-34. Напряжения на 
верхней грани тыловой час­
ти фундаментной плиты

Рис. VI1-35. Напряжения на верхней грани лицевой части 
фундаментной плиты

Рис. ѴІІ-36. Эпюры напряжений в различных сечениях подпорной стенки
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3. Напряжения на верхней грани тыловой части фундамент­
ной плиты (рис. ѴІІ-34). Учитывая, что для расчета тыловой ча­сти фундаментной плиты активное давление грунта Ег обычно исчисляется на вертикальную грань, совпадающую с тыловой гранью этой плиты, вертикальную составляющую давления грунта принимаем в виде пригрузки интенсивностью q. Уравне­ния равновесия имеют видS X = — cos р -J- q cos р -j- тху sin р = 0;S Y — зу sin р — txy cos р — Ег sin р = 0, откуда = (оу -Ег )tgp; (VII.60)(VII.61)

4. Напряжения на верхней грани лицевой части фундамент­
ной плиты (рис. ѴІІ-35). Уравнения равновесия имеют видS X = WB cos 7 — ах cos 7 + тху sin 7 = 0;

ZY = — ІѴГ sin7 — тжуcos7 ф- ауsin7 = 0, откуда Txy = (oy-rr)tg7; (VII.62)^ = ^ + b-^)tg27- (ѴП.63)При расположении расчетных сечений перпендикулярно ли­цевой или тыловой грани элементов стенок напряжение txv на этих гранях равно нулю, а напряжение ах при свободной от загружения грани также равно нулю.Зная величины напряжений на гранях элементов подпорной стенки, можно построить приближенные эпюры напряжений в сечениях. На рис. ѴІІ-36 показаны эпюры напряжений для трех характерных сечений: 1—2, 1—3 и 3—4.После построения эпюр напряжений в сечениях проверяют допустимость сохранения линейного закона распределения ска­лывающих напряжений. Для этого необходимо сопоставить по­перечную силу, вычисленную по эпюре скалывающих напряже­ний, с фактической поперечной силой. При выявлении значи­тельного, более чем на 10%, расхождения надлежит скалываю­щие напряжения хотя бы в одной точке каждого сечения опре­делить методом теории упругости.Можно применить также и другой метод расчета скалываю­щих напряжений путем подбора приближенной функции напря­жений исходя из граничных напряжений и учитывая условие ра­венства поперечной силы, действующей в сечении, скалывающим усилиям. Подбор этой функции напряжений можно выполнить следующим образом. Пусть функция скалывающих напряжений имеет вид полинома второй степени:т = + (VI 1.64)
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На рис. ѴІІ-37 показана схема подпорной стенки и приведе­ны граничные напряжения.При x — Xq будем иметь — т=т0; следовательно,т0 = Ахо + Вх0. (VI 1.65)Условие равенства скалывающих усилий горизонтальной сдвигающей (поперечной) силе можно представить в виде
Ег — f (Ах2 + Вх) dx.оВыполняя интегрирование в заданных пределах, получим

Ry2
Ег = __2_ + _L . (VII.66)

3 2Из решения двух уравнений (VII.65) и (VII.66) с двумя не­известными получим значения коэффициентов А и В:

3 То х0 — 6 Ег .
А —---------- д------- >хо

Подставляя значения коэффициентов А и В в уравнение (VII.64), получим формулу для скалывающих напряжений в расчетном сечении:
3 тохо — 6ЕГ]

з
и 2

•с =
6/щ- . 2 Т0'х0 

х' (VII.67)По найденным значениям Оу и тѵу главные напряжения

Рис. ѴІІ-37. Схема 
подпорной стенки 
и эпюра скалыва­ющих напряжений 

в ее сечении

Рис. ѴІІ-38. На­
правления глав­
ных напряжений

12* Зак. 30 355



в любой точке сечения определяются по формуле± 4 /+ 44 . (VII.68)Направления главных напряжений фиксируются углами и Ѳ2, которые определяются из квадратного уравненияtg 2 Ѳ = . (VII .69)l-tg2 0 ѴУглы Ѳг и Ѳ2 отличаются между собой на 90° (рис. ѴІІ-38).
54. РАСЧЕТЫ ПРОЧНОСТИ 
ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ ПОДПОРНЫХ СТЕНОК

Стенки уголкового профиля. При конструировании железо­бетонных подпорных стенок обычно выполняют предварительные расчеты прочности для определения основных размеров элемен­тов стенок.Подпорная стенка уголкового профиля (см. рис. ѴІІ-1,в) состоит из вертикальной консольной части, воспринимающей ак­тивное давление грунта, и развитой в тыловую сторону фунда­ментной плиты, которая также является консольной конструк­цией; кроме того, фундаментной плите обычно придают менее развитую консольную часть с лицевой стороны для обеспечения более равномерного распределения реактивных напряжений по подошве.Таким образом, указанный тип подпорной стенки является трехконсольной статически определимой системой, и оценка напряженного состояния такого сооружения сводится к после­довательному расчету сначала вертикальной, а потом фунда­ментной части.Для выбора размеров железобетонных подпорных стенок уголкового профиля в некоторых проектных организациях при­меняют специальные графики, обобщающие результаты расчетов подпорных стенок различной высоты на устойчивость и прочность при различных грунтах в основании и обратных засыпках.С помощью графиков при минимальной затрате времени можно определить основные размеры подпорных стенок и, сле­довательно, подсчитать объемы работ. Несколько таких графи­ков, составленных институтом Гидропроект, изображены на рис. ѴІІ-39. Графики на рис. ѴІІ-39, а составлены для угла внутрен­него трения грунта основания ф()си=20°, различных углов внут­реннего трения засыпки <р3, арматурной стали с пределом теку­чести от = 3 500 кГІсм2 и при коэффициенте запаса К~ 1,7 да до­стижение бетоном предела прочности при сжатии или арматурой предела текучести.Графики на рис. ѴІІ-39, б составлены для угла внутреннего трения засыпки ф3 = 20°, различных углов внутреннего трения 356



грунта основания и тех же остальных данных, что и для гра­фиков на рис. ѴІІ-39,о.Графики на рис. ѴІІ-39,в служат для определения основных размеров подпорных стенок уголкового профиля, армированных предварительно напряженными железобетонными элементами. На этом рисунке даны два вида зависимостей Я0.т, Ло.в, Л0.л = = и = где Лб.э—площадь сечения предвари­тельно напряженных армирующих элементов.Указанные графики составлены при следующих исходных данных:а) однородных грунтах в основании и обратных засыпках, имеющих угол внутреннего трения ф = 20°;б) марках бетона основной конструкции 150 и армирующих предварительно напряженных элементов 400;в) марках стали 30ХГ2С для армирующих предварительно напряженных элементов и процентах армирования ці = 0,4 (все­го сечения) и в элементах Ц2 = 5,9;г) коэффициентах запаса:на достижение бетоном предела прочности при сжатии или арматурой предела текучести /(=1,8;на достижение бетоном в предварительно напряженных эле­ментах предела прочности при растяжении /(=1,3;на достижение бетоном, армированным предварительно на­пряженными элементами, предела прочности при растяжении (главные напряжения) /(=1,2.После предварительного расчета прочности подпорных стенок выполняют расчеты устойчивости и напряжений по подошвам, которыми обосновывают габаритные размеры — ширину фунда­ментной плиты и вылет ее лицевой консоли. Затем в зависимости от стадии проектирования уточняют расчеты прочности. Для ра­бочих чертежей нередко возникает необходимость выполнять уточненные расчеты 2—3 раза вследствие существенных попра­вок, вносимых расчетами устойчивости.При расчетах прочности вертикальных консолей железобе­тонных подпорных стенок уголкового профиля сохраняется по­следовательность, указанная для бетонных стенок.При расчете фундаментной плиты подпорной стенки уголко­вого профиля, имеющей плоскую подошву, учитывают следую­щие нагрузки для сечения 3—4, показанного на рис. ѴІІ-40:а) собственный вес плиты, вес грунта и воды над плитой (Рл, 
Р5,Р9,НВ.„ Яг.т);б) горизонтальную составляющую давления грунта в преде­лах высоты сечения плиты £r.T;в) взвешивающее и фильтрационное давление воды на по­дошву !Fn;г) горизонтальную составляющую гидростатического давле­ния на участок плиты и фильтрационное давление воды в шве (Яг.т №ф);
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нок уголкового профиля

Рис. ѴІІ-40. Схема к 
расчету фундаментной 
плиты подпорной стенки 
уголкового профиля
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д) реактивные горизонтальные силы по подошве (SO;е) реактивное вертикальное давление по подошве );При наличии тылового зуба, монолитно связанного с фунда­ментной плитой, кроме нагрузок, указанных для стенки с плос­кой подошвой, при расчете тыловой части плиты учитывают также реактивные горизонтальное и вертикальное давления на зуб. Эти нагрузки в первом приближении определяют из сле­дующих условий1.1. Подсчитывают величины сдвигающих усилий на стенку без зуба и с зубом. Далее вычисляют часть усилия, восприни­маемого зубом, и это усилие прикладывают в виде горизонталь­ной распределенной нагрузки на наклонную грань зуба. Верти­кальную реактивную нагрузку определяют по плоскости АС и плоскости DF, совпадающей с подошвой зуба. На участке BD принимают эпюру вертикальных напряжений исходя из напря­жений в точках В и К В пределах участков подошвы АВ и DF прикладывают равномерно распределенные горизонтальные ре­активные усилия, которые в сумме с усилием, действующим на наклонную грань зуба, должны быть равны сдвигающей силе.2. При обеспечении устойчивости стенки без зуба на послед­ний в пределах наклонного участка можно передавать часть реактивной горизонтальной силы, интенсивность которой опре­деляется делением полной сдвигающей силы на ширину по по­дошве.Для всех сечений, расположенных в вертикальной части стен­ки, а также в пределах лицевой части фундаментной плиты име­ются случаи внецентренного сжатия; в сечении 3—4 возникает внецентренное растяжение. В сечениях 1—2, 1—3 и 3—4 можно обеспечить полное использование прочности материалов (бетона и арматурной стали).Для определения полезной высоты сечения h0 впецентренно сжатых и внецентренно растянутых элементов при больших экс­центрицитетах, в которых удовлетворяются условия о положении нейтральной линии (х<СО,55Ло и х > 2az), может служить фор­мула Ло» — ( 1/ I + —+ 1 ) . (VII.70)
° 2ат^ \ |/ 0,95О2 )Формула (VII.70) является приближенной и получена в ре­зультате решения относительно h0 уравнения (VII.71), выра­жающего в стадии разрушения зависимость для площади растя­нутой арматуры Fa:

F^-^—y (VII.71)
0,95где К—коэффициент запаса на достижение арматурой преде­ла текучести или бетоном предела прочности при сжа­тии (см. табл. 8 СН 55—59);

1 Более точная методика расчета реактивного давления на зуб приведена 
б главе ПІ.
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Р— коэффициент армирования;
М&—момент всех сил относительно растянутой арматуры; 

b—ширина сечения (обычно 100 см).В формулах (VII.70) и (VII.71) знак минус относится к вне- иентренному сжатию и знак плюс — к внецентренному растяже­нию.Для определения высоты сечения hQ вертикальной части стен­ки по заданному коэффициенту армирования в формулу (V1I.70) следует подставить величины изгибающего момента и нормаль­ной силы. Последние вычисляют, например, по схеме нагрузок, изображенной на рис. VI1-40.При применении в подпорных стенках предварительно напря­женных железобетонных армирующих элементов взамен обыч­ной арматуры полезную высоту сечения Ло рассчитывают по сле­дующим приближенным формулам [21].1. Площади сечения арматуры в предварительно напряжен­ных армирующих элементах определяют по формуле (VII.71). При этом площади армирующих элементов назначают по фор­муле
Ft., = F, = —, (VI 1.72)

°б.э Н-б.эгде аа к^0,8от—контролируемое предварительное напряжение мягкой стали, созданное до бетонирования; для жестких сталей оа.к<^0,65сп ;
п— отношение модулей упругости стали и бетона армирующего элемента;$б.э ' 0,6Rn.6.9 — установившееся предварительное напряжение в бетоне армирующего элемента до проявле­ния ползучести бетона ( Кп.б.э—кубиковая прочность бетона в момент передачи на него предварительного напряжения);Рб.э—коэффициент армирования предварительно напряженных элементов.2. Предел прочности армирующего элемента в момент обра­зования трещин с учетом снижения напряжения за счет ползу­чести и усадки бетона определяется по формуле

$Т.б.Э   0,6/^п.б э. -рТ^р.б.э 1500 рб.Э , (VII.73)где 7?р.б.э — предел прочности бетона предварительно напря­женных элементов при осевом растяжении.3. Коэффициенты запаса на трещиностойкость внецент- ренно сжатых и внецентренно растянутых элементов при боль­ших эксцентрицитетах исчисляют по приближенной формуле
0,95 Д3 э I1 Ѵ^б.э І^оѴб.э (VII.74)

361



В формуле (VII.74) перед вторым членом знаменателя знак минус относится к внецентренному сжатию, а знак плюс—к вне- центренному растяжению.Формула (VII.74) получена в результате преобразования формулы (VII.71) с заменой предела текучести арматуры пределом прочности от.б.э и площади арматуры Fa приведенной площадью сечения армирующих элементов ^^(І+^Р'б.э)-
Контрфорсные стенки. Контрфорсные подпорные стенки со­стоят из фундаментной плиты, контрфорсов, лицевой вертикаль­ной плиты и передней консольной плиты, являющейся частью фундаментной плиты (рис. ѴІІ-41).

Рис. ѴІІ-41. Контрфорсная подпорная стенка 
а — поперечный разрез и эпюры нагрузок; б — вид с тыловой стороныРасчеты прочности контрфорсной подпорной стенки целесо­образно выполнять в два приема. Предварительно назначают размеры частей стенки с целью обоснования расчетами на устой­чивость основных ее габаритов и после этого выполняют пове­рочные расчеты прочности, на основании которых уточняют раз­меры частей, удовлетворяющие условию рационального исполь­зования материалов.

Предварительный расчет прочностиДля предварительного расчета прочности рекомендуется путем пробных расчетов нескольких вариантов конструкций выбрать расстояние /к между контрфорсами, которое зависит от высоты стенки.Критерием для оптимального расстояния между контрфор­сами служит условие о минимуме объема железобетона.Для предварительного расчета контрфорсной стенки исполь­зуют следующие расчетные схемы и приближенные формулы.1. Лицевая вертикальная плита. В зависимости от общей высоты стенки и условий производства работ толщину 362



лицевой плиты поверху принимают равной /гв — 0,2 ч-0,3 м. При соответствующем обосновании можно принять и другие размеры плиты поверху.Толщину плиты понизу определяют, рассчитывая плиту по схеме многопролетной балки с частично защемленными кон­цами в крайних пролетах. Изгибающие моменты М в лицевой плите как балочной на метр по высоте для упрощения расчета можно определять в пролетном и опорном сечениях по фор­муле
+ (VII.75)
“ ю *где Ік — расстояние между контрфорсами;s—интенсивность нагрузки на лицевую плиту на расстоя­нии ~ от верха фундаментной плиты.Опорный или пролетный момент вычисляют для полосы, рас­положенной на высоте ~ (см. рис. ѴІІ-41), в связи с тем, что 

на нижележащий участок лицевой плиты влияет закрепление ее 
в фундаментной плите.В общем случае при неоднородных грунтах с тыловой сторо­
ны и частичном подтоплении стенки водой, уровни которой образуют перепад на лицевой плите, интенсивность расчетной нагрузки на последнюю на глубине Н —определяют сумми­рованием всех нагрузок.При отсутствии трения грунта о стенку для определения рас­четной нагрузки s может служить формулаs = or л-^^-Яо), (VII.76)где — интенсивность давления грунта;

Ну и Н2— глубина воды с тыловой и лицевой сторон стенки; 7в — объемный вес воды.При допущении в растянутой зоне плиты трещин в бетоне высоту сечения h можно определять по обычным формулам прочности для стадии разрушения. Наиболее простой для рас­чета является формула
/-эДт- (VIL77)где а— толщина защитного слоя бетона;;л— коэффициент армирования;су— предел текучести арматурной стали.2. Контрфорс. Толщину контрфорса понизу на уровне верха фундаментной плиты определяют из условия непревыше- ішя допускаемых главных растягивающих напряжений.Учитывая, что при расчете контрфорса неизвестными вели­чинами являются толщина / и ширина по основанию Ьч, целесо­
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образно задаться размером Ь2, так как ширину контрфорса на­значают из условия общей устойчивости подпорной стенки.Для нескальных грунтов основания, характеризуемых коэф­фициентами сдвига tg ф = 0,3 ж 0,45, ширину стенки по подошве можно принимать равной высоте стенки. В этом случае ширину контрфорса по подошве следует принять равной b2 = Q,75 Н.Для определения толщины контрфорса вычисляют в расчет­ном сечении изгибающий момент М и нормальную силу. По­скольку последняя относительно невелика, так как ее величина за­висит только от веса контрфорса и грунта над ним, нормальной силой можно пренебречь и в первом приближении определить высоту сечения h по формуле
<Ѵ11-78)Коэффициент ц назначают в зависимости от степени армиро­вания тыловой растянутой грани контрфорса.3. Фундаментная плита. При предварительном рас­чете прочности стенки наиболее условным является расчет фун­даментной плиты, так как для определения нагрузки на нее не­обходимо иметь распределение напряжений по подошве, кото­рое зависит от ширины стенки. Учитывая, что из условия общей устойчивости целесообразно иметь равномерное распределение реактивных усилий по подошве стенки, можно весьма прибли­женно нагрузку на фундаментную плиту определить по фор­муле

Р = іН И — -‘фф (ѴП.79)
Для определения высоты сечения плиты используют форму­лу (VII.77), в которую вместо нагрузки s подставляют значе­ние р.4. Расстояние между контрфорсами. После вы­бора основных размеров элементов при трех или четырех зна­чениях /к для определения оптимального расстояния между контрфорсами подсчитывают объемы железобетонных работ на 1 пог. м стенки. С выявлением наименьшего количества работ подтверждается оптимальное расстояние между контрфорсами.Оптимальное расстояние между контрфорсами можно опре­делить аналитически, выразив объем бетона V через неизвест­ную величину /к и применив метод отыскания минимального значения функции одной переменной. Однако общее выражение функции V—f(^ ) имеет сложную алгебраическую структуру, что приводит к трудоемкой вычислительной работе. Поэтому оп­тимальное расстояние между контрфорсами рекомендуется оп­ределять способом пробных расчетов.
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Поверочный расчет прочностиПосле обоснования основных габаритов подпорной стенки ус­ловиями общей и местной устойчивости следует выполнять по­верочный расчет прочности элементов по следующим расчетным схемам.
1. Лицевая плита. Расчетную схему для лицевой плиты при­нимают в зависимости от числа пролетов, причем плиту рассмат­ривают как неразрезную балочную конструкцию (рис. ѴІІ-42). По конструктивным и производственным соображениям целесо­образно лицевую плиту принимать переменной толщины при линейном законе изменения ее по высоте. Расчетную полосу в поверочном расчете следует назначать на высоте ~ от верха фундаментной плиты. На этом уровне весьма мало сказывается влияние защемления плиты понизу на распределение моментов в вертикальных сечениях.

Рис. ѴІІ-42. Расчетная 
схема для лицевой пли­
ты контрфорсной под­

порной стенки/ — лицевая плита; 2 —контрфорс; 3 — частичноезащемление плиты
SИз-за отсутствия полного защемления плиты в крайние контрфорсы рассматривают две схемы ее опирания:а) по первой схеме принимают свободное опирание плиты на крайние контрфорсы;б) по второй схеме принимают полное защемление плиты в крайних контрфорсах.Подбор арматуры и проверку на трещиностойкость произво­дят по моментам, исчисленным по двум указанным схемам. При возможности надлежащего обоснования степени закрепления плиты на крайних контрфорсах принимают одну из указанных схем.Для схемы с частичным защемлением плиты на крайних контрфорсах расчет удобнее расчленить с целью получения двух эпюр изгибающих моментов при полном защемлении (рис. ѴІІ-43) и дополнительной эпюры опорных моментов, отра­жающей влияние частичного защемления плиты на крайнихопорах и построенной при загружении ее изгибающими момеп- о/2ктами Д7И = —— , приложенными в сечениях на крайних опорах.Коэффициент а назначают в пределах от 0,3 до 0,6, в зависимо­
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сти от возможных углов поворота краевых участков плиты в сое­динениях с контрфорсами. Для получения расчетных величин из­гибающих моментов в лицевой плите суммируют моменты по ос­новной и дополнительной эпюрам.
А —
'іічтмвіг.іімТ

12

Рис. ѴІІ-43 Эпюра изгибающих моментов в лицевой плите 
при полном ее защемлении на крайних контрфорсах

Нижний участок лицевой плиты защемлен по трем основным граням, и поэтому к нему можно применить расчетную схему, предусмотренную таблицами А. Смотрова [11].
2. Контрфорс. Для определения изгибающих моментов, по­перечных и нормальных сил контрфорс рассматривают как кон­сольную конструкцию, воспринимающую вертикальные и гори­зонтальные нагрузки. Основная часть этих нагрузок действует на лицевую плиту, и только незначительная доля горизонтальных нагрузок приложена к тыловой грани контрфорса.В зависимости от условий, принятых при проектировании контрфорса, напряженное состояние в нем может быть близким к упругому (в случае недопущения трещин в бетоне) или соответ­ствовать второй стадии, при которой бетон не воспринимает рас­тягивающих усилий. В первом случае прочность контрфорса можно рассчитывать с использованием основных решений зада­чи о напряженном состоянии трапецеидальной стенки, получен­ных Б. Г. Галеркиным [2].Второй случай является типичным для железобетонных контр­форсных стенок; при допущении в известных пределах трещин в бетоне достигается относительно полное использование мате­риала. В этом случае для расчета по несущей способности полез­ной высоты сечения и количества растянутой арматуры по тыло­вой грани применяют обычную методику, предусмотренную в СН 55—59.Для расчета главных растягивающих напряжений эпюры скалывающих т и нормальных напряжений на горизонтальные оѵ и вертикальные площадки принимают на основании оценки напряженного состояния контрфорса. При обеспечении упругого напряженного состояния в контрфорсе учитывают скалывающие и нормальные, действующие в двух направлениях напряжения. При выявлении возможности образования трещин в контрфорсе от внецентренного сжатия в горизонтальных сечениях и цент­
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рального растяжения в вертикальных сечениях главные растяги­вающие напряжения приравнивают скалывающим.
3. Лицевая и тыловая части фундаментной плиты. Лицевую и тыловую части фундаментной плиты загружают собственным весом, весом грунта и воды над ней, взвешивающим и фильтра­ционным давлением воды, а также вертикальным и касательным реактивным давлением по подошве и боковым давлением грун­та (рис. ѴІІ-44).

Рис. ѴІІ-44. Схемы к расчету тыловой части фундаментной пли­
ты контрфорсной подпорной стенки

1 — нагрузки от собственного веса плиты, веса грунта и воды над плитой;
2 — эпюра реактивного давления по подошве; 3— эпюра взвешивающего и фильтрационного давления водыДля оценки напряженного состояния фундаментной плиты ли­цевую ее часть при балочной конструкции рассматривают по кон­сольной схеме; при выявлении недостаточной прочности балоч­ную конструкцию плиты заменяют ребристой. Тыловую часть фундаментной плиты, имеющей балку жесткости, рассматривают как контурную плиту с четырьмя защемленными опорными гра­нями; при этом в зависимости от отношения ~~ изгибающие мо- *кменты и поперечные силы вычисляют, используя имеющиеся ре- шения задач об изгибе тонких упругих плит, приведенные в [1, 11 и 20]. При сложных суммарных эпюрах нагрузок на тыловые участки плит заменяют их системой сосредоточенных сил, затем вычисляют изгибающие моменты и поперечные силы для каж­дого сосредоточенного усилия и после суммирования получают 
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расчетные величины для подбора площадей сечения арматурной стали. Поскольку обычно не обеспечивается полное защемление тылового участка фундаментной плиты в балку жесткости, учи­тывают возможные углы поворота этой балки и перераспределя­ют изгибающие моменты, полученные из расчета по схеме кон­турной плиты с полностью защемленными опорными гранями. Влияние частичного защемления плиты в балке жесткости учи­тывают также путем сопоставления с последующими осреднен- ными величинами изгибающих моментов и поперечных сил, вы­численных для двух расчетных схем при полном защемлении и при свободном опирании на балку жесткости.В результате расчета тылового участка фундаментной плиты выявляют опорные реакции на балку жесткости, для расчета которой используют схему неразрезной балки со свободным опи­ранием на крайние контрфорсы.Для определения расчетных коэффициентов армирования в сечениях элементов контрфорсной стенки учитывают следующие случаи напряженного состояния в элементах:а) изгиб лицевой плиты;б) внецентренное сжатие в контрфорсе;в) внецентренное растяжение или сжатие в тыловой части фундаментной плиты при расчете ее в поперечном направлении и изгиб плиты при расчете ее в продольном направлении (по на­правлению /к);г) внецентренное сжатие лицевой части фундаментной плиты при расчете ее в поперечном направлении.При определении коэффициентов армирования контрфорса следует строить в сечениях эпюры главных растягивающих на­пряжений и учитывать по участкам направление этих напряже­ний. Далее в соответствии с условиями армирования на главные растягивающие напряжения вычисляют коэффициенты армиро­вания косой, вертикальной и горизонтальной арматуры. В ряде случаев целесообразны схемы армирования вертикальными и го­ризонтальными стержнями.При расчете арматуры лицевой плиты учитывают, что все ак­тивное давление грунта, воспринимаемое этой плитой, передает­ся на контрфорсы через горизонтальные арматурные стержни, надежно закрепляемые в плите.
Стенки ячеистых, сборных и других конструкций. Расчеты прочности подпорных стенок других конструкций выполняют в такой последовательности:а) в результате обстоятельного анализа условий работы под­порных стенок устанавливают статические расчетные схемы на местную и общую прочность;б) выполняют расчеты местной прочности отдельных частей стенок и при возможности производят расчет на общую проч­ность с учетом местных нагрузок;в) выполняют расчеты на общую прочность и полученные при 
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этом изгибающие моменты, поперечные и нормальные силы сум­мируют с аналогичными величинами из расчетов местной проч­ности.В подпорных стенках ячеистой конструкции (см. рис. ѴІІ-1, д) расчеты местной прочности выполняют для лицевых продольных стен, воспринимающих нагрузки от активного давления грунта, а также от давления воды, уровень которой с тыловой стороны может устанавливаться выше, чем с лицевой стороны. Лицевую плиту в стенке этого типа рассчитывают по схеме многопролет­ной неразрезной балки. Поперечные стены, являющиеся контр­форсами, рассматривают как консольные конструкции. Нагруз­ки на эти стены определяют с учетом особенностей распределения давления грунта при ограниченных призмах обрушения. Напря­женное состояние поперечных стен оценивают в зависимости от принятых при проектировании исходных условий в части трещи­ностойкости. При наличии фундаментной плиты ее рассматрива­ют как закрепленную по контуру. Для крайнего пролета учиты­вают частичную заделку плиты в сопряжении с контрфорсом в связи с возможностью ее поворта под воздействием нагрузки.Расчеты подпорных стенок с контрфорсами рамной конструк­ции (см. рис. ѴІІ-1, з, и) выполняют для выделенной рамы с по­лосой фундаментной плиты, если только последняя имеет жест­кость, соизмеримую с жесткостями элементов рамы; при значи­тельной жесткости фундаментной плиты (полосы) стойки рамы принимают заделанными в этой полосе.В сборно-монолитных подпорных стенках с предварительно напряженными частями изгибающие моменты, поперечные и нор­мальные силы вычисляют обычными методами строительной ме­ханики.В практике строительства пока не получили распространения предварительно напряженные стенки. Однако проектными прора­ботками облегченных конструкций стенок, выполненными раз­личными институтами, выявлена целесообразность возведения нижних, наиболее напряженных частей из сборных предвари­тельно напряженных элементов.Для стенок с рамными контрфорсами, имеющими тыловую наклонную стойку, целесообразно последнюю принимать предва­рительно напряженной. Предварительное напряжение можно также осуществлять для нижних лицевых сборных плит. По­скольку эти плиты вследствие работы по схеме неразрезной ба­лочной плиты имеют растянутые зоны с двух сторон, величину усилия для предварительного обжатия необходимо выбирать с учетом работы по указанной схеме.Предварительное напряжение в монолитных железобетонных подпорных стенках уголкового профиля вследствие их массивно­сти можно создавать непосредственно на месте строительства. Для этого с тыловых сторон вертикальных консолей закладыва­
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ют трубки с арматурой и после натяжения арматуры заполняют под давлением эти трубки цементным раствором.В фундаментных плитах подпорных стенок уголкового профи­ля верхнюю арматуру целесообразно размещать в штрабах, за­полнение которых бетоном предусматривается после предвари­тельного натяжения и надежной анкеровки вытянутой арматуры.Расчеты прочности предварительно напряженных железобе­тонных конструкций гидротехнических сооружений выполняют:а) на несущую способность в стадии разрушения;б) на трещиностойкость и раскрытие трещин;г) на деформации.При этом используют основные положения и методику расче­тов, изложенные в «Инструкции по проектированию предвари­тельно напряженных железобетонных конструкций» (СН 10—57).
55. РАСЧЕТЫ ПРОЧНОСТИ 
ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ УСТОЕВУстои водосливных плотин и гидроэлектростанций восприни­мают несимметричные .нагрузки и при сравнительно сложных конструктивных формах возникают значительные затруднения по выявлению напряженного состояния их частей. Поэтому рас­четы прочности устоев разделяют на расчеты местной и общей прочности.

Расчеты местной прочности выполняют для отдельных частей, образующих конструкции устоев, например для участков фунда­ментной плиты, верховой, низовой и продольной стен и т. п. При наличии контрфорсов и тыловой балки жесткости выполняют отдельные расчеты и этих элементов.Верховая и низовая поперечные стены (см. рис. ѴП-26) име­ют частичные закрепления по двум смежным опорным ребрам. Эти стены воспринимают активное давление грунта, а также дав­ление воды в эксплуатационном случае. В строительный период при частично возведенных стенах они загружены только актив­ным давлением грунта.Для определения изгибающих моментов в двух направлени­ях в плите с двумя закрепленными смежными гранями можно применить приближенный расчетный прием, в котором использу­ется условие равенства прогибов по направлениям X и У (рис. ѴІІ-45). Приравнивая величины прогибов в точке О от нагру­зок в направлениях X и У, получим уравнение
Ях _________ х4 (VII 80)

ЪЕІ I lr J 24E7 120^7 ’Другое уравнение можно получить из условия равенства ис­комых распределенных нагрузок в направлениях X и У суммар­ной нагрузке
370



Qx + qy = (VII.81)В уравнении (VII.81) используются известные уравнения прогибов для призматической балочной плиты, имеющей посто­янную жесткость. Для упрощения задачи и в запас прочности по горизонтальному направлению можно принимать жесткость по среднему сечению.Совместное решение уравнений (VII.80) и (VII.81) для различных значений х и у позволяет выявить эпюры нагрузок для каждого направле­ния. Эти эпюры обычно существенно отличаются от исходных, принятых Б уравнении (VII.80). Поэ­тому во втором туре ра­счетов следует вносить уточнения в уравнение, используя новые уравне­ния прогибов, соответст­вующие полученным эпю­рам нагрузок. В резуль­тате нескольких попыток можно получить прибли­ Рис. ѴІІ-45. Схема к расчету поперечных 
стен устоевженное решение по распределению нагрузок в двух направле­ниях.Для выявления погрешности расчета, выполненного указан­ным методом, подсчитывают реакции в опорных закреплениях, которые в сумме должны равняться нагрузке на стену. Приме­няя этот метод, можно получить приемлемую погрешность (в зависимости от числа приближений) в результате расчета.Для расчета поперечных стен, закрепленных по двум смеж­ным граням, целесообразно использовать таблицы [1].В продольных стенах боковые и нижние опорные закрепления из-за возможности проявления углов поворота являются частич­ными. Однако эти стены можно рассматривать как контурные плиты, имеющие полные опорные защемления, а также свобод­ные опоры. Для выбора расчетных величин изгибающих момен­тов и поперечных сил при частичных опорных закреплениях плиту рассматривают по другой схеме со свободными опорами. Для расчета таких контурных плит применимы таблицы А. Смотрова [11].

Расчеты фундаментных плит устоев на местную прочность вы­полняют в двух направлениях без учета контурных нагрузок, передаваемых стенами. В зависимости от конструктивных особен­ностей фундаментной плиты ее рассматривают при трех полно­
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стью защемленных опорных ребрах и со свободной четвертой стороной. При наличии в тыловой части ребра жесткости учиты­вают свободное опирание плиты на это ребро. В связи с тем что полное защемление по трем опорным сторонам фактически не будет обеспечено, рассматривают также свободное опирание пли­ты на поперечные и продольную стены. При выборе расчетных величин изгибающих моментов и поперечных сил оценивают сте­пень защемления плиты в поперечные и продольную стены по длине последних.С устройством тылового ребра жесткости несколько повыша­ется степень защемления фундаментной плиты в поперечных сте­нах. Однако опирание ее на это ребро на большей части будет свободным, и только в примыканиях к поперечным стенам может проявиться частичное закрепление.В целом напряженное состояние фундаментных плит являет­ся весьма сложным, и решение задачи по определению расчет­ных величин изгибающих моментов и перерезывающих сил усу­губляется недостаточной определенностью эпюры нагрузки. По­этому для расчета таких контурных плит следует применять таб­лицы моментов и перерезывающих сил от загружения единичны­ми усилиями, которыми можно заменить любую распределенную эпюру нагрузки сложной формы [1].При значительных размерах в плане фундаментной плиты целесообразно конструировать ее с поперечными ребрами. Тогда расчеты местной прочности плиты становятся более определен­ными на большей ее площади и состоят из расчетов участков плиты и ребер жесткости. Схема ребристой фундаментной плиты показана на рис. ѴІІ-46, и расчет ее практически не будет отли-

Рис. VII-4G. Схемы к расчету ребристой фундаментной .плиты устоя а—план устоя; б — разрез устоя по І—І-, с — эпюры реактивных нагрузок по по".оі”ве
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чаться от расчета фундаментной плиты контрфорсной подпорной стенки, методика которого изложена ранее.В ребристой фундаментной плите ребра рассчитывают с уче­том деформации балки жесткости. Для этого нагрузку на плиту следует условно распределить по балкам и привести к равномер­ным нагрузкам qx и qy (рис. ѴІІ-46). Далее задачу по определе­нию расчетных нагрузок в поперечном и продольном направле­ниях целесообразно расчленить и рассматривать условия сов­местных деформаций отдельно от нагрузки на поперечную бал­ку, а также от нагрузки на продольную балку. Уравнения про­гибов для точки О будут иметь вид:а) при равномерно распределенной нагрузке qy на попереч­ную балку
qvPu РХР РЛ--------- Д4Ѵ = _ДУ (VII 82)
8ЕІу ЗЕ Iу 48E1V’ ѵ 'б) при равномерно распределенной нагрузке qx на продоль­ную балку

5g Д* р Z3 р ,з (VII.83)
384ЕД 48ЕІХ ЗЕІу Ѵгде Рх и Ру— сосредоточенные усилия, которыми заменяются реакции упругих опор, возникающие при взаим­ном опирании двух балок;

qx и qv— расчетные равномерно распределенные нагруз­ки соответственно на продольную и поперечные балки;
L. и Іу—моменты инерции соответственно продольной и поперечной балок при расчетных размерах се­чений Ьх и Ьу.При составлении уравнений (VII.82) и (VII.83) для попереч­ной балки учитывалась консольная схема и для продольной бал­ки допускалась возможность свободного опирания ее на попе­речные стены.В расчетах поперечной и продольной балок фундаментной плиты исходные нагрузки на них следует принимать из расчета контурных плит 1—2—3—4 и 5—6—7—8.При наличии нескольких поперечных балок прежде всего оп­ределяют соотношение жесткостей с тем, чтобы выявить допу­стимость расчета продольной балки по неразрезной схеме с жесткими или упругими опорами. Для более точной оценки уп­ругой податливости продольной балки и уточнения схемы изги­бания поперечных балок используют упомянутые условия равен­ства прогибов в точках опирания на продольные балки.Для схемы фундаментной плиты, изображенной на рис. ѴП-47, рассмотрим возможный порядок определения расчетных нагрузок на поперечные и продольные балки.
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В результате расчета контурных фундаментных плит опреде­ляют опорные реакции от них, которые приводят к равномерно распределенным нагрузкам qXl, qX2 , qXi , qyi, qy2, qyi- В первом случае можно учитывать только нагрузки qyi, qlhi qy2 на балки 
Б-1, Б-2, Б-3. Тогда в точках 1, 2 и 3 возникнут прогибы fi, fz, f3.

Рис. ѴІІ-47. Расчетная схема фундаментной плитыкоторые можно выразить через неизвестные величины РХ1 ,РХ2 , 
РХі , являющиеся упругими реакциями продольной балки. Урав­нения прогибов будут иметь вид;

ар Р I3
— Нг =+ = Л; (V1L84)

qu Px t
Hr - Hr = ^.++^.=k (V1L85)

Ubl у OLI у

a P Pl3Hr ~rr =(V"‘86) 
О 1 у О Се 1 уИз решения системы уравнений с тремя неизвестными опре­деляются величины РХі , Рх2 , РХз •Аналогичные уравнения составляют при загружении продоль­ной балки заданной нагрузкой.При значительном пролете продольной балки и относительно малом пролете поперечных балок последние можно рассматри­вать по схеме консольной балки. Например, для фундаментной плиты с одной поперечной балкой из решения уравнения (ѴІІ.82)
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и принимая Іх=Іу, получим следующее выражение для
П _ 6<И

Определим величины Рх
, 164 + 4для нескольких значений

p-(VII.87)
L и I •при qy — 1 ТІпог. м, lx—ly = 1 м получим

Р = Л'.1'1 . = о,35 Т;1 16-1 + 1при qy= 1 ТІпог. м, lx= 1 м и Іу= 0,5 ж получим
Рх = 6-1-0,063 = 0 1 25 т
х 16-0,125+1при qy = 1 ТІпог. м, Іх= 0,5 м и = 1 получим
рх =----— = 0,485 Т.х 16-1 + 0,125Из сопоставления полученных величин видно, что при /,+ 2/ упругой реакцией продольной балки практически можно прене­брегать, если Iх=Іу.

Для оценки местной прочности поперечных и продольной ба­лок учитывают также контурные изгибающие моменты от стен, величины которых назначают в зависимости от условий передачи, определяемых по 'Соотношениям жесткостей смежных элементов.
Расчеты общей прочности. Расчеты общей прочности устсев весьма условны, так как для оценки напряженного состояния в продольном и поперечном направлениях используется метод со­противления материалов.Расчеты общей прочности устоев сводятся к следующему: в сечениях 1—/, 2—2 и 3—3 (см. рис. ѴІІ-26) рассматривают ус­ловия равновесия отсеченных частей, допуская упругую стадию напряженного состояния исходя из распределения нормальных в этом сечении напряжений по линейному закону и касательных по параболическому.Следует отметить, что применение метода сопротивления ма­териалов для расчета внутренних усилий допустимо при малых соотношениях высоты к длине или ширине устоя. Однако исполь­зование для расчетов прочности устоев основных положений тео­рии упругости связано пока с непреодолимыми затруднениями методического характера, которые, по-видимому, можно устра­нить надлежащими исследованиями моделей.Возможность применения для расчетов общей прочности ус­тоев элементарного метода обосновывается следующими сооб­ражениями: устои плотин и гидроэлектростанций могут иметь значительные габариты в плане; вследствие этого от температур­ных и усадочных деформаций, особенно в продольном направле­нии, а также от неравномерной осадки может проявиться чрез­мерное перенапряжение конструкции, из-за которого возникнут 
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трещины в бетоне; устои, как и другие крупные подпорные соору­жения, образуются из отдельных строительных блоков, и растя­гивающее усилие не будет восприниматься бетоном, так как в строительных швах бетон обычно имеет пониженную прочность.Указанные дополнительные особенности дают основание по­лагать, что в целом напряженное состояние устоев вряд ли опре­деляется упругой стадией, и в связи с этим становится актуаль­ным условие передачи всего растягивающего усилия на армату­ру и исключения из расчета растянутой зоны бетона.Расчеты общей прочности устоев выполняют в следующем порядке:1) определяют моменты инерции сечений;2) составляют эпюры нагрузок;3) составляют эпюры перерезывающих и нормальных сил;4) определяют изгибающие моменты всех внешних сил отно­сительно центра тяжести каждого сечения.При исчислении нормальных к вертикальным сечениям на­пряжений используют формулу неравномерного сжатия.Для расчета скалывающих напряжений применяют обычную формулу сопротивления материалов. Однако при определении момента инерции и статического момента приведенного сечения не учитывают растянутую зону бетона.При вычислении главных растягивающих напряжений целесо­образно учитывать нормальные напряжения на горизонтальные площадки. Эти нормальные напряжения можно получить из расчета элементов конструкции на местную прочность.Несмотря на известную методическую определенность и срав­нительную простоту, расчеты общей прочности устоев связаны с весьма трудоемкой вычислительной работой, нуждающейся в по­стоянном контроле. В этих целях производят тщательные по­строения эпюр суммарных вертикальных нагрузок путем алге­браического сложения нагрузок от собственного веса, взвешива­ющего и фильтрационного давления с реактивными нагрузками по подошве. Изменение нормальных и поперечных сил также удобно представлять в графической форме.При определении изгибающих моментов относительно центра тяжести сечения вычисления делают для правой и левой частей сооружений, что для контроля позволяет избежать погрешностей в расчетах.Используя суммарные расчетные эпюры изгибающих момен­тов и нормальных сил, выполняют расчет арматуры по извест­ным формулам для внецентренного сжатия и внецентренного рас­тяжения, составленным для стадии разрушения.Для выявления необходимости установки арматуры, воспри­нимающей главные растягивающие напряжения, строят эпюры этих напряжений. При превышении допускаемых для бетона главных растягивающих напряжений определяют необходимые площади вертикальной и горизонтальной арматуры.
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НЕКОТОРЫЕ РАСЧЕТЫ БЕТОННЫХ 
И ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ

глава ѴШ КОНСТРУКЦИЙ 
ГИДРОТЕХНИЧЕСКИХ 
СООРУЖЕНИЙ

56. ОБЩИЕ ПОЛОЖЕНИЯБетонные и железобетонные элементы конструкций гидротех­нических сооружений в настоящее время проектируют в соответ­ствии с «Нормами и техническими условиями проектирования бе­тонных и железобетонных конструкций гидротехнических соору­жений» (СН 55—59). В отличие от ранее применявшегося ГОСТ 4286—48 в этих строительных нормах в большей степени учтены факторы, влияющие на повышение экономичности со­оружений; кроме того, в них исключены некоторые положения, которые, не будучи достаточно обоснованными, вызывали удо­рожание сооружений. В частности, СН 55—59 предусматрива­ется применение менее массивных конструкций за счет отказа от требования трещиноустойчивости железобетонных элементов по стадии Іа с заменой этого требования ограничением расчет­ной величины раскрытия трещин.Для уменьшения вредного влияния термоусадочных напря­жений рекомендуется, помимо разрезки сооружения постоянны­ми и временными швами и ряда технологических мероприятий во время работ, снижать расход цемента в бетоне конструкций со­оружений путем рационального подбора состава бетона, умень­шения водоцементного отношения в нем, введения воздухово­влекающих и пластифицирующих добавок и т. п., а также при­менять цемент с пониженным тепловыделением.В связи с отсутствием в настоящее время разработанной ме­тодики расчета гидротехнических сооружений по предельным состояниям расчеты прочности бетонных и железобетонных кон­струкций по СН 55—59 производятся по разрушающим нагруз­кам с обобщенными коэффициентами, за исключением некото­рых случаев, для которых даны указания, уточняющие прежние положения расчетов и приближающие последние к расчетам по предельным состояниям.Целью данной главы не является систематическое изложение всех положений и приемов расчета, необходимых для проекти­рования бетонных и железобетонных элементов гидротехнике 
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ских сооружений, так как это явилось бы дублированием норма­тивных материалов. В этой главе изложены лишь отдельные во­просы, которые не вполне- еще освещены в технической литера­
туре, являются новыми или не вошли в нормы и технические ус­ловия.

57. РАСЧЕТ МАЛОАРМИРОВАННЫХ 
ЭЛЕМЕНТОВ КОНСТРУКЦИЙПод малоармированными, иначе армобетонными, элемента­ми сооружений понимаются элементы с коэффициентом армиро­вания ц*,  меньшим цо, при котором сечение, рассматриваемое при изгибе как железобетонное, равнопрочно по стадии III (ста­дии разрушения) бетонному сечению, рассчитываемому по ста­дии Іа с учетом работы арматуры. Сопротивление бетонного се­чения при этом считается отвечающим растяжению в бетоне, равному нормативной величине R”, т. е. средней величине сопро­тивляемости бетона растяжению при данной марке бетона.

*Г-= ,где/а—площадь арматуры; b и h — соответственно ширина и 
on

высота сечения.

Элементы гидротехнических сооружений, работающие глав­ным образом на изгиб, при расчете по ранее действовавшему ГОСТ 4286—48 имели коэффициент армирования в основном больше цо, а именно 1,5— 1,7ц0. При выборе сечений элементов по СН 55—59 с расчетом их по раскрытию трещин этот коэффи­циент будет, очевидно, равен 2,2—2,7 ц0. Однако в ряде случаев толщина элементов определяется конструкцией, благодаря чему коэффициент ц получается менее ц0.Прямоугольные сечения, имеющие коэффициент армирования менее ц0, могут быть рассчитаны приводимым ниже способом, который учитывает совместную работу бетона и арматуры на растяжение и дает уменьшение необходимой площади арматуры по сравнению с расчетом по стадии III как для железобетона.
Зависимости для расчета сечений. Зависимости для расчета сечений малоармированных элементов установлены на основа­нии рассмотрения сопротивляемости сечения изгибу в процессе перехода работы сечения от стадии Іа к стадии II, вплоть до до­стижения арматурой предела текучести.На стадии I, когда деформации бетона в изгибаемом элемен­те в основном упругие, и на стадии Іа, когда деформации в рас­тянутой зоне бетона упруго-пластические, а в крайнем растяну­том волокне достигают предельных значений, т. е. относительно­го удлинения fp.6, сопротивляемость сечения определяется в ос­новном работой бетона на растяжение.
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При переходе к стадии II, когда в растянутой зоне бетона на­чинают появляться трещины, роль арматуры в сопротивлении сечения увеличивается. Участие бетона в работе сечения при этом проявляется не только в непосредственном восприятии им растягивающих напряжений на части растянутой зоны попереч­ного сечения, не захваченной трещиной, но и в передаче усилий с бетона на арматуру на участке растянутой зоны элемента, где трещина появилась за счет сил сцепления между арматурой и бетоном.Изгибающий момент, отвечающий достижению арматурой усилия, соответствующего пределу текучести, принимается нами как разрушающий для малбармированных элементов, поскольку при больших его значениях будет происходить весьма сильное развитие и раскрытие образующейся трещины.Распределение напряжений в элементе при наличии в нем трещины является очень сложным, поэтому при выводе точных расчетных зависимостей для рассматриваемых условий встреча­ются большие трудности. В связи с этим приходится ограничи­ваться приближенным решением, получаемым на основе схема­тизации напряженного состояния и деформаций в элементе.Как показывает опыт, образование трещин на участках ба­лок, имеющих постоянные величины изгибающих моментов, т. е. на участках чистого изгиба, происходит в некотором интервале нагрузки с последовательностью, обусловленной неоднородно­стью бетона по длине элемента. Первые трещины появляются в наиболее слабом месте. При коэффициентах армирования, мень­ших цо, появляется одна трещина, которая развивается далее до разрушения балки. Это обусловлено тем, что после появления указанной трещины несущая способность балки уменьшается и другие трещины уже не появляются.На рис. ѴІІІ-1 изображен участок изгибаемого элемента с трещиной в сечении 1—1. Здесь же изображены эпюры растяги­вающих напряжений в арматуре и бетоне по длине элемента. В сечении 1—1 с трещиной напряжение в арматуре имеет наиболь­шую величину оа, далее в стороны от трещины это напряжение уменьшается за счет передачи части усилия с арматуры на бе­тон. В сечениях 2—2, находящихся на расстояниях / от сечения с трещиной, усилия передаются полностью. Если бы несущая спо­собность балки не уменьшалась из-за образования трещины в сечении 1—1, здесь бы образовались смежные трещины.При чистом изгибе элемента рабочая часть сечения 1—1, включающая целую часть бетона (от крайнего сжатого волокна до трещины) и площадь стержней арматуры, будет оставаться в одной плоскости вследствие симметрии усилий в сечениях, распо­ложенных по каждую сторону от трещины. Сечения 2—2 и да­лее, следующие за ними, также будут оставаться плоскими вследствие того, что напряженные состояния в них одинаковы. Поэтому абсолютные удлинения волокон бетона элемента в се- 380



пенни 1—1, определяемые деформациями их между сечениями 
1—1 и 2—2 в пределах целой части бетона (т. е. не захваченной трещиной), и сечения арматуры будут изменяться по высоте эле­мента по закону, выраженному прямой линией.

Рис. ѴІІІ-1. Схема армированного элемента с 
трещиной в нем при чистом изгибе

Для элементов, подверженных поперечному изгибу, т. е. при наличии перерезывающих сил, несмотря на искривление сечений, можно без существенной погрешности принимать приращение абсолютных удлинений волокон на участках между сечения­ми 1—1 и 2—2 также по закону прямой линии. По этому же за­кону может быть принято изменение средневзвешенных относи­тельных удлинений участков іволокоін между сечениями 1—1 и 
2—2, хотя абсолютные относительные удлинения волокон у этих сечений не будут следовать этому закону.На рис. ѴШ-2 изображена схема усилий в сечении 1—1 из­гибаемого элемента в месте расположения трещины. Там же изо­бражена эпюра указанных средневзвешенных относительных уд­линений по высоте элемента.При стадии напряженности Іа, т. е. непосредственно перед образованием трещин в растянутой зоне бетона, эпюра растяги­вающих напряжений в ней близка к прямоугольнику с величиной напряжений, равной предельному сопротивлению бетона растя­жению Rp. В процессе образования трещины зона непосредст­венного растяжения бетона в сечении сокращается с одновремен­
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ным некоторым перемещением ее вместе с нейтральной осью в сторону сжатого волокна. Соответственно перемещается поло­жение предельной растяжимости бетона ір.б- в сечении.

Рис. ѴШ-2. Эпюры напряжений и деформаций
а — схематизированная вероятная эпюра напряжений в сечении с трещиной; б — расчетная эпюра напряжений в сечении; в — эпюра средневзвешенных относи­тельных удлинений изгибаемого элемента между сечениями /—1 и 2—2 (порис. ѴІІІ-1)Эпюру растягивающих напряжений на высоте у зоны растя­жения бетона (см. рис. ѴШ-2, б) можно с достаточной точностью принять для расчета также по прямоугольнику. В действительно­сти эпюра напряжений является, по-видимому, близкой к пока­занной на рис. ѴШ-2, а. Наличие напряжений на некотором уча­стке сечения, где удлинения бетона более ір.б, возможно из-за того, что бетон не сразу теряет сопротивляемость растяжению, а сохраняет ее с пониженной величиной и в некотором интервале за пределами ір,б.Предположение о возможности концентрации напряжений у начала трещины едва ли может быть реальным из-за проявления пластических деформаций бетона, особенно при медленном воз­растании усилий в сечениях, как это происходит в гидротехниче­ских сооружениях от действия главных их нагрузок — собствен­ного веса, давления грунта и воды. Неточность, обусловленная принятием указанной упрощенной расчетной схемы напряжений, едва ли может быть существенной. Во всяком случае она пре­уменьшает усилие растяжения в бетоне в расчетной схеме и дает запас в расчетах.Эпюра сжимающих напряжений в бетоне может быть приня­та по треугольнику в связи со сравнительно небольшими вели­чинами сжимающих напряжений, возникающих при образовании трещин и на стадии II, особенно при малых процентах армиро­вания.
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Обозначим
(VIII.1) 

уВ процессе образования трещины величина т меняется от т=1 до предельного значения т0, при котором напряжение в арматуре достигает предела текучести.Напряжения бетона и арматуры в сечении /—1 могут быть выражены в зависимости от величины т.Обозначим средневзвешенные относительные удлинения воло­кон между сечениями 1—1 и 2—2 (см. рис. ѴШ-1) с помощью соответствующих коэффициентов через удлинения в сечении 
1—1, что показано на рис. ѴШ-2, в, именно: крайнего сжатого волокна бетона іб.с = фб h и волокна бетона на расстоянии 
х + у от крайнего сжатого іб.р.с=фр.б ір.б- Примем также x = ah\ 
y = $h и хс = &с. Тогда в соответствии с рис. ѴШ-2, в, учитывая, 

h—хчто у =--------, получим
т

іб.с _ хс . ^б z6 _

*б.р.с х + у — Хс ’ Фр<б ір б 1 — а — т^ — а) *Поэтому при модуле упругости бетона на сжатие Ев получим
•Г ^Р-б ; г ПЛТТ

°б — ^б-^б — . іР.б£б . • (VIII.2)
Фб 1 — а — т (?а — а)В зависимости от величины коэффициента армирования р, на­пряжение 0аі в арматуре в сечении 2—2 менее или равно Ір.бЕа.Без существенной погрешности можно принять

°а1 ~ ^'р-б Е^.Обозначим через оа — напряжение в арматуре в сечении с трещиной и через со — коэффициент полноты площади абв (см. рис. ѴПІ-1) по сравнению с прямоугольником с основанием аб и высотой бв. Физически он представляет коэффициент полноты эпюры растягивающего напряжения в бетоне, создающегося за счет передачи на него усилия с арматуры, на длине между се­чениями 1—1 и 2—2.Величина средневзвешенного напряжения в арматуре между сечениями 1—/ и 2—2 может быть выражена следующим обра­зом:
Оа.с = (оа — cat ) = °а (1 “ <») + w ^р.б Еа ,откуда

а _ %.C-wip.6Fa
1 — ш
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В соответствии с рис. VIП-2, в, считая получим «а с h— ѣх т(1—

гб.р.с xJr У — ^х 1 — а — т(& — а)Поэтому С учетом ТОГО, ЧТО *б.р.с = фр.б *р.б и модуль упругости арматуры равен Еа, получим^.е = Еа = фр.6 /р.б Еа - т ------ . (ѴІІІ.З)
1 — а — т(& — а)Формула для аа после подстановки в нее значения <за.с при­мет вид

^р.б ‘р.б 1,m(b a) - “р.бЕ»
(ѴШ.4)С достаточной точностью величина х2 в сечении 2—2 по рис. ѴІП-1 может быть принята равной 0,5/2, а величина хс по рис. VII1-2, в — равной

_ х + х2  х + 0,5/г•X р —— ■ - •
2 2Следовательно,

_  хс х+0,5 h _  0 5 _|_
X 2х ’аЗначение to в формуле (ѴПІ.4) нами принято равным 2/з, так же как принимается В. И. Мурашовым [1] для расчетов дефор­маций изгибаемых элементов с учетом работы растянутого бето­на между трещинами.Формулы (VIII.2) и (ѴІП.4) после подстановки значений £ и со станут следующими:

_ Фр.б . р 7п(0,25+ 0,5 а) .
°6 “ фб Zp’6 6 1 — а — 777(0,25— 0,5 а) ’

указанных
(ѴІІІ.2а)

Оа = /рбЕа|ЗФрб ----------- 2І. (VIII.4а>
а р.0 а|^ ,Р.О ! _а_от(0,25-0,5«) J 'На основании условия уравновешенности нормальных уси­лий в сечении получимс, xb~2-------— /а °а = 0-После подстановки в это уравнение значений сб из формулы (ѴПІ.2а), у из формулы (VIII.1), + из формулы (ѴІІІ.4) и /а = 

= ybh, а также после необходимых преобразований оно прини­мает вид /0,25 б£б_ +о,5/?р Ѵ2 +\ Фб т )
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+- 0,125
Ф 2Р

ml^ F6 + - 0,75 Rp +
Фб m

+ /р.б Еа (1,5 фр.б т + tn — 2)
п

0,25 Л, + 
т

а —

+ Др б Еа (2,25 фр б т + 0,5 т — 2)] = 0. (VIII.5)Входящие в уравнение (VIII.5) величины фр.бИфб зависят от коэффициента армирования ц и коэффициента т. При т—\ ве­личины фР.б и фб равны 1; при m = m0, т. е. при аа = ат они имеют наименьшие значения. Приближенное теоретическое изучение по­казывает, что для ц более О,25цо можно принять с запасом фр.б= = 0,35 и фб =0,65.При известном по уравнению (VIII.5) значении а можно по формуле (VIII.7), приведенной ниже, определить расчетную ве­личину изгибающего момента Мр.Выражение для т0 получается из формулы (VIII.4) или формулы (ѴШ.4а) при ®а = ст
________________ стт + 2/р б Еа______
Л 9 - о (ат + 2/р.б Еа) + 3 фр.б «р бВа 0,75 —0,5а

1 —а
(VIII.6)

Величину ір.б следует принимать равной ір.б = 1,5 • ІО-4.Уравнение (VIII.5) совместно с выражением (VIII.6) в этом случае удобнее решать подбором, задаваясь первоначально зна­чением то в пределах 3—4. Обычно бывает достаточно двух-трех попыток. Для удобства расчетов на рис. ѴІІ1-3 изображен гра- £ фик зависимости т0 и а от ц« (здесь п=- а-).

Расчеты сечений. На основании приведенных выше зависимо­стей сечения рассчитывают следующим способом.Расчетный изгибающий момент, рассматриваемый как разру­шающий, определяется по формуле
"р Дм (4а+Д+Д 4 - <ѵшлL \ о Z / \ п, о у J

где /Д— расчетное сопротивление бетона растяжению,принимаемое равным =0,5/?J (#«—нор­мативное сопротивление бетона растяжению); Р = — коэффициент армирования сечения;
х a ~, %— высота сжатой зоны сечения при достиженииарматурой предела текучести от;3 = - та~',т°~~ коэффициент, характеризующий степень раз­вития трещины в бетоне при достижении арма­турой предела текучести.13 Зак. 30 385



Величины а и m0 определяются по графику (рис. ѴІІІ-3).Допустимый момент принимается равным величине Мо по формуле (ѴІІІ.7), деленной на коэффициент запаса К такой же величины, как и при расчете железобетонных сечений по стадии III (разрушения).

х
п = — и т0 при 

h
Рис. 'ѴІІІ-3. График для определения

л Ея Ея ha
L б=1,5-10~4; ; л = — и — =0,95
р-& bh Е. hДля случая изгиба со сжатием или растяжением при пользо­вании графиком по рис. ѴІІІ-3 и формулой (VIII.7) величина ц принимается равной эквивалентной величине рэ, при которой положение нейтральной оси в сечении одинаково со случаем из­гиба и может определяться по формуле для изгиба; эквивалент­ная величина р.э подсчитывается по формуле

I1» = тг ± ■ CVII’-S)bh z^bhВ формуле (VIII.8) знак плюс относится к внецентренному сжатию, а минус — к внецентренному растяжению.Получаемая по формуле (VIII.7) величина разрушающего момента приравнивается выражению суммы моментов, действу­ющих в сечении элемента:
Mp^=KMn±KNe, (VIII.9)где Мп — изгибающий момент в сечении элемента от действую­щих на него поперечных сил;
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е—эксцентрицитет продольной силы относительно растя­нутой арматуры.Величина коэффициента К в формуле (VIII.9) принимается такой же, как и при изгибе, т. е. по нормам для железобетонных элементов. В случаях, указанных в п. 58, т. е. когда величина продольной силы N не может меняться при возрастании попе­речных сил, значение коэффициента К при силе N в формулах для рэ и Л4р принимается равным 1, а при моменте —рав­ным 1,4; 1,3 и 1,2 соответственно для сооружений I, II и III клас­сов.Изложенный выше метод расчета малоармированных элемен­тов дает при марке бетона 200 следующее снижение расчетной площади арматуры по сравнению с величинами, определяемыми расчетом по формулам для железобетонных элементов (по ста­дии III):
ПРИ И = .................» р. = 0,5 а0..............
» ti = 0,25 р.о.............

на 5 %
» 16—20%
» 35—40 %В тех случаях, когда расчетная площадь арматуры получает­ся соответствующей коэффициенту армирования ц==О,5цо, сече­ние элемента имеет коэффициент запаса, требующийся по нор­мам для бетонных сечений. Поэтому расчет элементов при коэф­фициентах армирования менее 0,5 р0 имеет смысл лишь тогда, когда по требованиям норм недопустимо применение чисто бе­тонных элементов.Согласно СН 55—59 площадь арматуры, получаемая по рас­чету как для железобетонных элементов, должна быть снижена на 25% для малоармированных элементов в тех случаях, когда при расчете их как бетонных они имеют коэффициенты запаса прочности не менее 75% требующихся по нормам для бетонных сечений. Такие коэффициенты запаса обычно получаются для се­чений малоармированных элементов с коэффициентом армиро­вания ц, примерно равным О,75цо или менее.По ранее действовавшему ГОСТ 4286—48 указанное сниже­ние площади арматуры на 25% предусматривалось лишь при ко­эффициентах армирования менее 0,5ц0.Как видно из изложенного, новые нормы и технические усло­вия (СП 55—59) предусматривают большее снижение площади арматуры при цХІфцо, а при п, близком к 0,25 ц0, — меньшее, чем следует. Уменьшение расчетной площади арматуры в одном и том же отношении, т. е. на 25%, одинаковое во всех случаях, не является принципиально правильным.Расчет сечений по изложенному здесь методу с применением формулы (ѴІІІ.7) и графика по рис. ѴІІІ-3 является весьма про­стым, а результаты его более обоснованными.
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Г 58. РАСЧЕТ ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ ЭЛЕМЕНТОВ
Л'%, НА ДЕЙСТВИЕ ИЗГИБАЮЩЕГО МОМЕНТА

. х : и ПРОДОЛЬНОЙ силыОбычные приемы расчета железобетонных элементов на дей­ствие изгибающего момента и продольной силы предусматрива­ют одновременное увеличение как изгибающего момента М, так и продольной силы N. Однако в ряде конструкций гидротехниче­ских сооружений, например в вертикальных элементах подпор­ных стенок, в устоях и бычках плотин, вертикальные силы, т. е. продольная сжимающая сила N, могут не возрасти по сравнению с расчетной величиной, в то время как момент М в сечении от по­перечных сил может значительно увеличиться.В подпорных стенках и устоях увеличение момента возможно из-за случайных причин, особенно когда степень смачивания грунта водой или уровень ее в грунте недостаточно определен­ны. В бычках плотин увеличение момента может произойти из-за бокового давления воды при неодинаковом открытии затворов отверстий, из-за тормозных и других сил при наличии подкрано­вых балок и мостов и т. п.В практике гидротехнического строительства были случаи на­рушения прочности конструкций из-за неучета упомянутого выше обстоятельства, поэтому помимо обычного расчета на внецент- ренное сжатие необходима поверка сечения на действие посто­янной продольной силы N при моменте, возросшем в К раз, т. е. при = (рис. ѴШ-4). Такая поверка равноценна расчету на опрокидывание части конструкции, расположенной выше рас­четного сечения, с учетом в числе удерживающих сил предельно­го сопротивления растянутой арматуры. Коэффициент запаса К в связи с этим следует принимать равным 1,4; 1,3 и 1,2 соответст­венно для сооружений I, II и III классов. Указанный расчет при­ближается в отношении его существа к расчетам по предельным состояниям.

Рис. VIП-4. Схема к расче­
ту железобетонного элемен­
та на действие изгибающе­го момента и продольной 

силы
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При принятых на рис. ѴІІІ-4 обозначениях поверка прочно­сти сечения приводит к выполнению условия
N (сК + — о — z) (VIII. 10)

где
м с = —.
NПри прямоугольном сечении высотой h и шириной b

d = —HZ = h„— .2 ’ 26 R„

59. РАСЧЕТ ТРЕЩИНОСТОЙКОСТИ 
ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ ЭЛЕМЕНТОВ 
БЕЗ ПРЕДВАРИТЕЛЬНОГО НАПРЯЖЕНИЯ 
БЕТОНАСогласно СН 55—59, изгибающий момент Мт, вызывающий появление трещин, определяется по формуле

где 7пр — приведенный момент инерции;
х— высота сжатой зоны;

т— коэффициент, принимаемый при высоте прямоугольно­го сечения более 25 см равным 1,5.Приведенная формула является приближенной. При т = 1,5 она достаточно справедлива для прямоугольного сечения. При других формах сечения величина т будет иной. Например, при двутавровом сечении величина коэффициента может быть близ­кой к единице при соответствующих относительных размерах эле­ментов сечения.Для прямоугольного сечения величина Л1Т весьма просто мо­жет быть получена с помощью графика (рис. ѴІІІ-5), построен­ного на основе формул, приведенных ниже.Вывод формул для определения предельного изгибающего момента А1т, который может быть воспринят армированным эле­ментом без образования в нем трещин, базируется на рассмот­рении работы изгибаемого элемента по стадии Іа. Удлинение крайнего растянутого волокна при этом принимается достигаю­щим предельной растяжимости бетона ір.б а эпюра растягива­ющего напряжения в бетоне за счет пластических деформаций считается близкой к прямоугольнику при величине напряжения, равной предельному сопротивлению бетона растяжению Rp. Ус­ловный модуль упругости бетона для крайнего растянутого во­локна бетона Fe.p при этом может быть принят равным полови­не модуля упругости бетона при сжатии Ев , т. е. Е'б р =0,5Еб .
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При этой величине Е'б р расчетная предельная растяжимость бе- 
R 2R^тона, равная 1'=-^=-^-, получается весьма близкой к опре 

^б.рделяемой опытным путем величине 1 • ІО-4—1,5 • ІО"4.

Рис. ѴІІІ-5. График для определения Мт 

и Гт/го=О,95 6, п = -~
Е6Положение нейтральной оси в сечении любой формы (рис. VII1-6) при указанных условиях определяется с помощью урав нения

Sxc = (h-x)^±^-, (ѴІП.11)где Sxc— статический момент площади сжатой зоны относитель­но нейтральной оси;

Рис. VIП-6. Схема к расчету сечения на тре 
щиностойкость



Fp — площадь растянутой зоны бетона;
 Fa   2Да«р —-----— — - .

Еб.р %Изгибающий момент при трещинообразовании вычисляется (при обозначениях по рис. ѴІІІ-6) по формуле
М. = Fp/?pzPXMk^ (VIII. 12)Величину х находят подбором по уравнению (VIII.11). Плечи 2р.б и za вычисляют с учетом того, что

= и
Sxc

Величина IV т в формуле (ѴІІІ-12) может быть ^названа мо­ментом сопротивления сечения по растяжению.Для прямоугольного сечения с коэффициентом армирования и получим
х

% = ■— 
h

м.
3 -f- Ct ' / ^0

a) —6 \ h

1 + np [Л
2 + np [J-

a \3 )

(VIII.13)

bh^ = WTI^. (ѴПІ.14)Для определения Мт и WT служит график на рис. ѴІІІ-5.Значения Мт можно получить также по упрощенной форму- 
hле В. И. Мурашева. При ~ =0,95 эта формула имеет вид

Мт = (0,29 4- 0,78 я' р.) bh? (VIII.15)Элементы, подверженные изгибу со сжатием или с растяже­нием, рассчитывают также по приведенным выше формулам для изгиба, применяя способ, аналогичный указанному в п. 57, т. е. вводя в расчет эквивалентную для изгиба площадь арматуры по формуле (VIII.8), а также определяя эквивалентную величину 
М7.

60. РАСЧЕТ ТРЕЩИНОСТОЙКОСТИ 
ЭЛЕМЕНТОВ
С ПРЕДВАРИТЕЛЬНЫМ НАПРЯЖЕНИЕМРасчет трещиностойкости элементов с предварительным на­пряжением при любой форме сечения может быть выполнен с помощью формул, аналогичных формулам (VIII.11) и (VIII.12), но усложненных за счет введения усилий от предварительного напряжения. Приемы расчета для этих случаев подробно изло­
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жены в инструкции СН 10—57, где также даны вспомогательные таблицы, облегчающие выполнение расчетов.При прямоугольной форме сечения расчет может быть выпол­нен по формулам
, N

2Л + °бі ± сбі ±

4Л + «б1 ± ~б1 ± —
(VIII.16)

Ь№ 
мт =------ 

6
(1 + 2 а — а2) + °бі ± —— + 

р Ьп

bh^, (VIII.17)

где Обі — наибольшее установившееся предварительное напря­жение в бетоне;%] — наименьшее установившееся предварительное на­пряжение в бетоне (у сжатого ребра в эксплуатаци­онных условиях);V — продольная сила, действующая в рассматриваемом сечении совместно с изгибающим моментом;р и р.0— коэффициенты армирования соответственно для пред­варительно напряженной и ненапряженной арматуры:
При сжимающем напряжении 0g и сжимающей силе N перед значениями их в формулах принимается знак плюс, при растя­гивающих Og и V — знак минус.Величину установившегося предварительного напряжения к бетоне можно вычислить по формулам

Р1 
061 = -ъ— 

^б.п
(VIII.18)

°61 = "7— 
Л.п

Ле0

где Рг— установившееся усилие в предварительно напряжен ной арматуре;е0— эксцентрицитет усилия Р^;Л.п— приведенная площадь сечения;IFn — приведенный момент сопротивления сечения.
£Для прямоугольного сечения при --и при пренебрежении
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(вследствие незначительности) влиянием площади арматуры на положение центра тяжести приведенного сечения будем иметь
Гп = — [1 4- 12 пр- Мб — —У + 12л р-0 (0,5—-^УІ.

6 [ V h J \ к ) \
61. РАСЧЕТ РАСКРЫТИЯ ТРЕЩИНПриведенный здесь прием расчета отличается от принятого в строительных нормах. При прямоугольном сечении элементов конструкции он позволяет достаточно просто (при наличии гра­фиков) произвести необходимые расчеты. Особенно это относит­ся к случаям расчета на действие момента и продольной силы.Применяемый в настоящее время способ расчета раскрытия трещин в изгибаемых элементах разработан главным образом для конструкций промышленных сооружений. Он базируется в основном на предложениях В. И. Мурашова [1], причем результа­ты расчетов дают удовлетворительное совпадение с данными опытных исследований.Непосредственное применение указанного способа для гидро­технических сооружений может давать завышенное значение раскрытия трещин в связи с тем, что в нем не. учитываются неко­торые факторы, действующие в этих сооружениях.Ползучесть бетона при растяжении, т. е. та часть пластиче­ских деформаций, которая проявляется при медленном возрас­тании нагрузок и длительном их действии, в промышленных со­оружениях может не возникать, а поэтому она не учитывается. В гидротехнических же сооружениях по условиям медленного за- гружения их элементов она возникает и может оказывать влия­ние. Опытов по изучению трещинообразования в условиях про­явления ползучести бетона пока не производилось. Тем не менее ее влияние может быть учтено на основании тех соображений, что наличие ползучести бетона при растяжении равноценно в расчетном отношении увеличению предельной растяжимости бетона.В гидротехнических сооружениях, кроме того, бетон подвер­жен набуханию при насыщении его водой. В массивных соору­жениях процесс набухания бетона может длиться годами, а поэтому образование трещин может происходит до проявления его влияния, раскрытие же трещин в дальнейшем при набухании бетона должно уменьшиться.

Расчетные зависимости для определения расстояний между 
трещинами и величин их раскрытия. Расчет трещинообразования обычно базируется на данных изучения работы элементов в ус- товиях чистого изгиба.Как показывают исследования моделей балок, трещины при таком изгибе образуются в определенной последовательности в соответствии с неоднородностью качества бетона по длине балки. Первая из них появляется в наиболее, слабом месте. В конечной 
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стадии трещины располагаются примерно на одинаковых рас­стояниях друг от друга.Расстояние между трещинами определяется из того условия, что растягивающее усилие в арматуре, действующее в сечении с трещиной и равное оа.т/а, должно снизиться на расстоянии /т (рис. ѴІІІ-7), где должна образоваться следующая трещина, до величины oafa=ip^Eafa за счет передачи усилия с арматуры на бетон силами сцепления между арматурой и бетоном. Это усло­вие выражается равенствомса.т/а Ір.б Eafа = , (ѴШ. 19)В равенстве (VIII.19) величина «сц представляет коэффици­ент полноты эпюры напряжения сцепления арматуры с бетоном на длине участка/т , величина /сц — максимальное сопротивле­ние сцепления,а и — суммарный периметр стержней арматуры.В. И. Мурашев определяет величину напряжения в арматуре °а.т при образовании трещины из условия 
где Мг — изгибающий момент при образовании трещины;

Wa— момент сопротивления сечения по растянутой армату­ре при расчете по стадии II;IFT — момент сопротивления сечения по растянутому бетону по стадии Іа, т. е. до появления трещины.В СН 55—59 принято то же выражение для определения аа т Оно основывается на схеме напряженного состояния в сечениях 
1—1 и 2—2 на расстоянии /т , изображенной на рис. ѴІІІ-8.При значительном расчетном расстоянии /т между сечения­ми 1—1 и 2—2, например равном 0,5 h и более, эпюры напряже­ний в этих сечениях совместимы друг с другом. Если же расстоя­ние /т относительно незначительно, как это изображено на

/ 2

Рис. ѴІІІ-7. Эпюры напря­
жений бетона об р и арма­
туры аа в растянутой зоне 
при образовании трещины / — трещина; 2—место смеж­ной трещины Рис. ѴІІІ-8. Схема к определе­

нию расстояния ZT между тре­
щинами
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рис. ѴІІІ-8, что может быть при высоких 'балках и плитах, при­меняемых ів гидротехнических сооружениях, указанная расчетная схема напряжений становится в значительной мере условной. В связи с этим автором рассмотрен другой метод расчета расстоя­ний между трещинами, исходя из схемы, учитывающей также ра­боту бетона на растяжение ниже нейтральной оси на участке протяженностью у (рис. ѴІІІ-9), т. е. из такой же схемы, какая была принята для вывода формул в п. 57.
Рис. ѴІІІ-9. Расчетная схема напряже­
ний к определению расстояния /т меж- 
ту трещинами с учетом растяжения бе­

тона ниже нейтральной оси

(VIII.21)(VIII.22)(VIII.23)

При определении значений изгибающих моментов по формуле (VIII.7) коэффициент а, характеризующий положение нейтраль­ной оси, и величину напряжения аа вычисляют не по формулам (ѴПІ.5) и (ѴШ.4а), а по более простым приближенным форму­лам:
( т----- а2 + 2 [— + 3 fm--------- —Іа —
\ т / L т \ 3 / J

Г 1 / 9 \ 1— 2-------- р 3 {т------- j д п = 0;
L 2m к 3 Г Jаа = 2л/?р (Зщ — 2) = Лр (3m — 2);

"т + 4#р п 
т0 = ----- ап—------Эти формулы получены тем же путем, что и формулы (VIII.5), (VIII.4а) и (VIII.6), но в предположении, что и соответст­венно фр.б — 1 и фб =1 (см. п. 57).Основанием к таким допущениям служит следующее. Расчет грещинообразования предусматривается для изгибаемых эле­ментов с процентами армирования р = О,5°/о и более. При таких значениях р величины g получаются достаточно близкими к 1. Так, по формулам (VIII.5) и (VIII.6) при величинах т от 1 до т0 значения £ составляют от 1 до 1,21.Одновременно значения фр.б и фб при р>0,5% должны быть по величине большими, чем при процентах армирования, рас- гматривающихся в п. 57 (при ц<ро)-Как показывают подсчеты, получающиеся при использовании 
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формул (VIII.21)— (VIII.23) преувеличенные значения а вызы­вают некоторое уменьшение Мр по формуле (VIIL7); однако это компенсируется принятием <ЬР.б равным 1. Предельная растяжи­мость бетона при выводе указанных формул принималась
. _ КW — —; — —~ .

^.рФормулы (VIII.21), (VIII.23) и (VIIL7) по существу пред ставляют формулы для расчета железобетонных элементов по классической теории — по стадии И, но с учетом при этом рабо­ты бетона на растяжение на участке сечений высотой у. Расчет­ное (условное) значение отношения модулей упругости арматуры и бетона при применении указанных формул получается прит = = Шо, т. е. при аа=ат:
т0 (1 —«) 

где
Ел Л — ___ і-При со = 2/3

Для арматуры с пределом текучести от =2500 кГІсм2 и для бетона марки 200 по формуле (VIII.23) получим т^ — 4,2. Поэто­му условное отношение модуля упругости арматурной стали к модулю упругости бетона составляет величину // = 2,52 п= 
2 1-10®= 2,52 ^^=18,3, т- е. близкую к обычно принимаемой в клас­сической теории.Для армированных элементов с коэффициентом армирования более цо учет работы бетона на растяжение при т = т0, т. е. для момента достижения арматурой напряжения от , в отличие от элементов с ц<ц0 практически не увеличивает Мр из-за незначи­тельного влияния этого растяжения. Поэтому результаты расче­тов в этом случае получаются такими же, что и при расчете обычным способом.Коэффициент т, равный 

косвенно характеризует степень развития трещин по высоте бал ки, так как связан с величиной / (см. рис. ѴІІІ-2,а).С помощью формулы (ѴІІІ.21) для сечения 1—1 по рис. ѴІІІ-9 при разных процентах армирования изгибаемого элемента и разных марках бетона для ряда значений т вычислены величи­ны а, характеризующие положение нейтральной оси, а затем по 
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формуле (VIII.7) определены изгибающие моменты Мр .соответ­ствующие принятым значениям т при RP = R*.По данным этих расчетов для марки бетона 200 и напряже­ния 7?р = 17 кГ/см2 были построены кривые M = f(m) для разных процентов армирования. Аналогичные семейства кривых были построены для /? = 300 кГ/см2, /?J = 23 кГ/см2 и для R = = 150 кГ/см2, = 14 к Г/см2.Так как трещины при изгибе балок получаются не все сразу, а в некотором интервале нагрузок, было принято, что если в се­чении /—1 трещина начинает появляться при изгибающем мо­менте Мн, то смежная трещина в сечении 2—2 возникает при моменте МТ2=7Мгі. Коэффициент у зависит от степени сопро­тивляемости бетона растяжению в разных сечениях по длине из­гибаемого элемента (из-за разного качества бетона), величины армирования, а также других факторов. Учитывая данные имею- ' щихся опытов, в наших расчетах было принято 7 = 1,24-1,4. Большее значение 7 относится к большим величинам процента армирования сечения. Принятие указанных величин 7 с некото­рым запасом позволяет считать, что расчетные величины /т (а следовательно, и ширины трещин) не будут занижены. По значе­ниям МТ2 (по стадии Іа) в сечении 2—2, приравниваемым ве­личине М в сечении 1—/, с помощью упомянутых выше се­мейств кривых находили величину т в этом сечении.По этим значениям т построены кривые (рис. ѴІІІ-10), с по­мощью которых по формуле (VIII.22) можно определять вели­чины аа-т, а затем величину /т . Выражение для /т получено из равенства (VIII.19) с введением в него коэффициента К2 при втором члене левой части за счет проявления ползучести бетона при растяжении, что равносильно увеличению значения предель­ной растяжимости бетона. Учитывая, что
• Р ' п 1 7(2Zp.6 Еа = npRp и  —- = — , ШСцбц Ар получим = Ѵаа.т —~ ■ (ѴШ.24)

°р иДо изучения опытным путем влияния ползучести бетона при растяжении, проявляющейся при медленном возрас­тании нагрузки и длительном ее действии, величину коэффици­ента Кі следует принимать равной 1,5. При этом коэффициенте формула (ѴШ.24) обращается в формулу (VIII.24а).Формула для определения ширины раскрытия трещины при­нята в таком же виде, как В. И. Мурашовым [1]. Однако в нее введены поправки за счет ползучести бетона при растяжении и за счет остаточности деформаций, которые приобретаются бето­ном при растяжении. Кроме того, введен член, уменьшающий
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ширину трещины за счет набухания бетона. Формула для а. при этом приобретает вид
ах ф — 0’5~ — Ц

\ о / ^a . (ѴШ.25)Входящая в формулу (ѴШ.25) величина Х=^’ где 
М?— момент, вызывающий появление трещин; для прямоуголъ 
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ного сечения Мт принимается по графику на рис. ѴІІІ-5. Коэф­фициент ф, определяющий средневзвешенное значение напряже­ния в арматуре на участке между трещинами, вычисляют по формуле б = і (?т__ , (ѵш.26)
\ 2пр р. у

где

Значением -^-можно пренебречь, учитывая, что % меньше 1 и Овторой член в квадратных скобках формулы (ѴШ.25) составля­ет долю от Ф. При этих условиях и при Кі = 1,5 формула для ат обращается в формулу (VIII.25а).
Расчеты расстояний между трещинами и раскрытий трещин.Расстояние /т между трещинами вычисляется по формуле

Л = Д-.А, (ѴШ.24а)°р игде оа.т~ напряжение в арматуре в сечении с трещиной при действии изгибающего момента, при котором появля­ется смежная трещина;
К2—коэффициент, принимаемый для гладкой арматуры равным 0,77 и для арматуры периодического профиля 0,55;/а— площадь арматуры;

и— периметр стержней арматуры.Величина аа.т с некоторым запасом может быть принята как при расчете по стадии II, отвечающей изгибающему моменту 
Мг , при котором появляются трещины. Для прямоугольного се­чения величина аа.т более точно определяется по формулеаа т = пр Rp (3m — 2). (VIII.22а)Значение коэффициента m принимается по графику (см. рис. ѴШ-10). Величина /т мало зависит от марки бетона, а поэто­му значение m можно определять с достаточной точностью по ближайшей в отношении марки бетона кривой по рис. VIII-10.Ширина раскрытия трещин вычисляется по формуле

аі = р-Лр.! (і. (ѴШ.25а)£а \ са /Напряжение в арматуре при изгибающем моменте М, при 
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котором определяется ширина раскрытия трещины по формуле (VIII.25), принимается по расчету по стадии II; величина его при этом равна
»а = ѵ- . (ѴШ.27)и/ агде — момент сопротивления сечения по арматуре, равный = /а2 (~— плечо внутренних сил; может быть при­нято при прямоугольном сечении по графику рис. ѴШ-11).График на рис. ѴІІІ-11 составлен исходя из прямоугольной ^пюры сжимающих напряжений в бетоне, как это принимает £В. И. Мурашев[1] для стадии II при п'~3п, где/2=-^- (Еб —мо- £ бдуль упругости бетона при сжатии).

Л Рис. ѴІІІ-11. График для
Л определения ио стадии II

Значение ф определяется по формуле (ѴШ.26). Приближен­но его можно принимать равным 0,7—0,9. Большее значение сле­дует принимать для больших процентов армирования.
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Коэффициент набухания іНаб по опытным данным приблизи­тельно равен 1 • ІО-4.В табл. 39 помещены результаты подсчета раскрытия трещин по формуле (ѴШ.25) и соответствующие им проценты армиро­вания сечения при различных диаметрах арматуры для величины момента 2И=— где Мр—разрушающий момент по стадии III.1,8,

Зависимость между величиной раскрытия трещины 
и процентом армирования сечения при различных диаметрах арматуры

Таблица 39
Показатели Диэметр арматуры в мм

40 60 40 60 40 60
Раскрытие трещины в мм (не 

более) .................. 0,1 0,1 0,15 0,15 0,2 0,2
Процент армирования сечения 

(не менее) ................. 1 1.5 0,7 1 0,5 0,7Продольная сжимающая сила в изгибаемом элементе умень­шает расстояние/т между трещинами и их раскрытие а?, рас­тягивающая же сила, наоборот, увеличивает их. В этих случаях 
Іт и ат можно определять по тем же формулам, что и при изги­бе, пользуясь эквивалентной величиной рэ коэффициента арми­рования. Для прямоугольного сечения-э ± • (ѴШ.28)^а.т bhВеличину аа.т принимают на основании подбора. В первом при­ближении величину Nt можно взять равной нулю, а затем, определив по графику на рис. VIII. 10 величину т, вычислить по формуле (Ѵ1ІІ.22а) значение аа.т и по выражению (ѴШ.28) — значение рэ. Подбор аа.т повторяют до тех пор, пока последую­щее его значение будет мало отличаться от предыдущего. Обыч­но достаточно двух подборов. Определив р-э, вычисляют /т по формуле (VIII.24). Чтобы значение /т было не преуменьшен­ным, следует величину Nr в формуле (VII 1.28) принимать рав­ной

N т = N .
г МЗдесь М и N — эксплуатационные величины усилий, а Мт оп­ределяют по графику на рис. ѴШ-5при фактическом значении р,.При вычислении ат по формуле (VIII.25) значение аа уста­навливают также подбором по выражению
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мэ°а ~ Га>э ’где Мэ— момент относительно растянутой арматуры (эк­вивалентный момент);^3.3 = —эквивалентный момент сопротивления, опреде­ляемый подбором с помощью графика іпо рис. ѴІІІ-11 для г и формулы для |л9 (при эксплуа­тационной величине усилия К).При наличии указанных графиков вычисления производятся значительно проще, чем по СН 55—59.При центральном растяжении, как, например, в анкерных по- нурах, расстояние между трещинами можно рассчитывать по формуле = (VIII.29)
’J. игде К.2 — имеет те же значения, что и в формуле (ѴІІІ.24а). Ширину раскрытия трещин определяют по формуле

ат ф/т, (ѴШ.ЗО)

где

В рассматриваемом случае ф близко к 1 и его можно прини­мать равным этому значению.
62. РАСЧЕТ ТРЕЩИНООБРАЗОВАНИЯ
В ЭЛЕМЕНТАХ КОНСТРУКЦИЙ, 
СОДЕРЖАЩИХ ПРЕДВАРИТЕЛЬНО 
НАПРЯЖЕННЫЕ ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫЕ 
БРУСКИТрудность осуществления предварительного напряжения в гидротехнических сооружениях, имеющих элементы с большими поперечными сечениями, обусловила поиски таких решений, ко­торые, с одной стороны, позволили бы в той или иной мере ис­пользовать свойства обычных предварительно напряженных конструкций и, с другой, исключили бы необходимость при вы­полнении предварительного напряжения иметь дело с полными сечениями элементов этих конструкций.К числу таких решений относится применение предваритель­но напряженных брусков, решеток, плит и т. п., которые совмест­но с основным бетоном изгибаемых элементов представляют один из видов комбинированного напряженного железобетона.Предварительно напряженные бруски имеют небольшие попе-
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речные размеры, размещают их в растянутой зоне балок, плит и других изгибаемых элементов и бетонируют в них. Таким обра­зом, предварительно напряженные железобетонные бруски пред­ставляют собой как бы особый род арматуоы в основном бетоне (рис. VIII.12).
Рис. VIII-12. Сечение 
изгибаемого элемента с 
предварительно напря­
женными армирующими 

брусками в нем

Конструкции, содержащие бруски, решетки, плиты и т. п., предварительно напряженные в расчетном отношении следуетподразделять на два вида:1) конструкции, в которых необходима трещиноустойчивость во всем бетоне их элементов;2) конструкции, в которых образование трещин считается до­пустимым в основном бетоне их элементов, но не допускается в бетоне напряженно армированных брусков, содержащих арма­туру.Для конструкций первого вида с прямоугольным сечением из гибаемого элемента при
ха — —
h

„ — Л.. п ~ 2ga№ ’ "р Еб

ри ѵ — (где Гб.э—площадь брусков в поперечном сечении изгибаемого элемента) положение нейтральной оси определяют по выражению
/ ^б.э \ г

1 +ѵ 2 • , — 1 +«p
\ Еб h I ѵ h 

а = -----------------------------------------------------------  
/ £б.э , \

2 + ч 2 —~— — 1 + Пр ч
\ /

(ѴШ.31)

з момент, вызывающий появление трещин в основном бетоне из гибаемого элемента, — по формуле
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При этом в арматуре брусков должно быть создано предвари­тельное установившееся напряжение
°а1 яг- ^б.э

^бКак показывают расчеты по формуле (VIII.32), применение предварительно напряженных железобетонных брусков и анало­гичных элементов в конструкциях первого вида, в которых требу­ется трещиноустойчивость всего их бетона, малоэффективно, так как возрастание изгибающего момента Л4Т по сравнению с его величиной при обычной арматуре является незначительным.В конструкциях второго вида, в которых появление трещин в основном бетоне допускается, эффект от применения предвари­тельно напряженных брусков тем выше, чем больше величина предварительного напряжения в них, поэтому в брусках целесо­образно создавать максимально допустимое предварительное на­пряжение. Величина этого напряжения обусловливается как призменной прочностью бетона, так и пределом пропорциональ­ности арматуры, применяемой в брусках, за вычетом потерь предварительного напряжения от обжатия бетона.При заданной площади арматуры изгибаемого элемента 
fa—\xbh, определяемой из расчета его на прочность, сечение предварительно напряженных брусков принимают из условия, чтобы при отпуске напряженной арматуры имелся необ­ходимый запас против раздавливания бетона брусков; это усло­вие может быть выражено следующим образом: рр / ри \

р пр.б.э __ / пр.б.э 1 £ /ѴТТТ ООх
?б.э —  = °а.к — «б.э     h, (VIII.33)

Лб.э \ Лб.э угдеКпр б 9—призменная прочность бетона предварительно напря­женных брусков (при отпуске арматуры);Кб.э—коэффициент запаса на сжатие для бетона брусков при предварительном их напряжении, т. е. при от­пуске арматуры;°а.к —контролируемое предварительное напряжение арма­туры, принимаемое равным пределу пропорциональ-, ности ее, или 0,65 от предела прочности оа.пр ;
Лб.э—отношение модулей упругости арматуры и бетона брусков при сжатии.Величину коэффициента ^б.э, согласно указаниям СНиП о расчетной неоднородности качества бетона, следует принимать равной не менее 1,6.Площадь сечения брусков получим из равенства (VIII.33):F&. =-----f (VIII.34)

pH
'пр.б.э
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Коэффициент запаса против образования трещин в брусках при эксплуатационных величинах нагрузок при этом будет сле­дующим:
За.к спот “Ь Пр.б.э Пр.б.э ^р

К, = К -----------------------;1, (ѴШ.35)°а.пргде Спот— потеря предварительного напряжения в арматуре от усадки и ползучести бетона и релаксации арматуры;
К—коэффициент запаса в изгибаемом элементе на проч­ность;

Второй, третий и четвертый члены в числителе формулы (ѴШ.35) дают в сумме незначительную величину по сравнению с величиной са.к , поэтому ими можно пренебречь и при­ближенно считать что Кт =0,65К. При К = 2,5 значение Кт по­лучается равным 1,65.
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ПРИЛОЖЕНИЕ /
Таблица П-1

Т1мг-

[где b = 1 м.

(1 Р-1) к Е^ЬП/= (1-И2)
где Ео и у0 — соответственно модуль деформации в Т/м2 и коэффициент Пу­

ассона грунта основания;
Ех и рі — то же, материала балки;

b—ширина балки, равная 1 ju;
I — полудлина балки в л;
I — момент инерции балки в л4.

Значения единичных интенсивностей реактивных давлений Рі, осредненных 

на участках длиной с = — I

/ = 0 (абсолютно жесткая балка)
X

1 H = 0
1" = TZ 1

H = 41 H = oc

7 ів 1,000 0,970 0,924 0,828 0,718 0,639
Vie 1,000 0,972 0,925 0,829 0,725 0,640
Vie 1,000 0,976 0,929 1 0,836 0,741 0,668
7ie 1,000 0,966 0,918 0,837 0,769 0,710
7ie 1,000 0,956 0,910 I 0,857 0,816 0,770

1 Vie 1,000 0,946 0,911 i 0,899 0,909 0,874
13/ie 1,000 0,960 0,927 1 0,987 1,059 1 [070
16/ie 1,000 1,254 1,556 | 1,927i 2,263 2,629
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Таблица П-2

Сжимаемый слой

- Р 
р^р^.

где b = 1 м.

Значения единичных интенсивностей реактивных давлений Рі, осредненных

на участках длиной

X При E
1__ ____2 I, t =3 и значениях a

I 0 Vie Vie Vie Vie ‘Vie ‘Vie ‘Vie 1
41, 1,306 1,244 1,156 1,049 0,923 0,797 0,664 0,528 0,459Vie 1,242 1,213 1,142 1,045 0,934 0,814 0,690 0,566 0,502Vie 1,164 1,146 1,106 1,035 0,954 0,848 0,745 0,640 0,589Vie 1,053 1,046 1,030 1,002 0,961 0,875 0,800 0,722 0,684Vie 0,933 0,936 0,943 0,947 0,962 0,914 0,878 0,837 0,816‘Vie 0,810 0,826 0,851 0,885 0,935 0,962 0,978 0,992 0,998‘Vie 0,682 0,716 0,764 0,832 0,913 1,010 1,110 1,195 1,236‘Vie 0,810 0,873 1,008 1,205 1,418 1,780 2,135 2,520 2,716

П родолжение

X При H = 1, t =3 и значениях a
I 0 Vie Vie Vie Vie 1 Vie ‘Vie ‘Vie 11,143 1,093 1,023 0,941 0,850 0,754 0,657 0,559 0.509Vie 1,099 1,072 1,016 0,940 0,853 0,765 0,671 0,579 0,532Vie 1,039 1,027 0,997 0,940 0,869 0,790 0,707 0,623 0,582Vie 0,966 0,962 0,950 0,926 0,878 0,815 0,749 0,680 0,646Vie 0,898 0,898 0,903 0,904 0,894 0,863 0,823 0,779 0,75611 /1в 0,838 0,848 0,864 0,886 0,911 0,933 0,933 0,929 0,927‘Vie 0,799 0,818 0,852 0,902 0,964 1,034 1,106 1,164 1,191'Vie 1,218 1,282 1,395 1,561 1,781 2,046 2,354 2,687 2,857

Продо/ жени?

X При H = 21, t = 3 P значениях a H == .X
1 0 Vie Vie Vie Vie 1 Vie ‘Vie ‘Vie 1 a = 0

Vie 1,040 0,991 0,924 0,846 0,761 0,671 0,579 0,487 0,440 0,985 0,389•/1в 1,002 0,976 0,923 0,848 0,768 0,684 0,596 0,510 0,465 0,951 0,417*/1в 0,953 0,942 0,914 0,858 0,791 0,715 0,636 0,556 0,631 0,517 0,907 0,474Vie 0,902 0,898 0,887 0,866 0,869 0,820 0,760 0,697 0,599 0,866 0,565Vie 0,862 0,863 0,868 0,860 0,8(30 0,791 0,748 0,725 0,838 0,705‘Vie 0,846 0,856 0,872 0,893 0,918 0,939 0,938 0,933 0,931 0,8450,896 0,928‘Vie 0,866 0,883 0,916 0,963 1,022 1,088 1,157 1,210 1,235 1,264‘Vie 1,529 1,591 1,696 1,857 2,060 2,313 2,606 2,925 3,088 1,712 3,258
407



П родолжение

X
1

При Н
1___= 2 1, / = 5 и значениях а0 7 і. 7ів 7ів 7ів *7іб “Л. 17іб 17і. 1,477 1,385 1,254 1,097 0,923 0,739 0,550 0,361 0,265*/to 1,391 1,339 1,234 1,093 0,933 0,764 0,589 0,412 0,324*/*• 1,262 1,238 1,185 1,082 0,953 0,812 0,666 0,517 0,4430,5797і. 1,106 1,098 1,0810,956 1,042 0,961 0,859 0,748 0,637

7i. 0,937 0,945 0,966 0,962 0,920 0,865 0,802 0,773*7i. 0,763 0,786 0,824 0,876 0,935 0,990 1,010 1,023 1,027“/и 0,587 0,626 0,693 0,789 0,913 1,049 1,190 1,307 1,365*7i. 0,477 0,584 0,773 1,055 1,420 1,867 2,382 2,941 3,224
ПродолжениеПри Н= I, t и значениия а

1 0 7 ів 71. 7 ів 7і« *Ѵіб ‘7і« ‘716 11 /se 1,299 1,220 1,114 0,990 0,856 0,717 0,576 0,434 0,363*/16 1,2281,133 1,188 1,103 0,990 0,864 0,732 0,598 0,462 0,395716 1,116 1,076 0,991 0,883 0,767 0,647 0,524 0,4637іб 1,022 1,017 1,004 0,972 0,898 0,806 0,706 0,605 0,5537іб 0,912 0,917 0,924 0,928 0,918 0,870 0,809 0,740 0,70811 /1 в 0 805 0,821 0,847 0,882 0,921 0,954 0,951 0,941 0,933*7іб 0,710 0,738 0,789 0,860 0,954 1,058 1,164 1,245 1,285’7і. 0,891 0,983 1,143 1,387 1,706 2,096 2,549 3,049 3,300
Продолжение

1

При H =2 I, t = 5 и значениях а Н = -

0 71, 71. 7ів 7ів *7іб *7іб “/ів 1 а = 0 а = 17w 1,202 1,125 1,022 0,904 0,776 0,645 0,512 0,378 0,311 1,153 0,2677і, 1,1371,053 1,0991,036 1,017 0,908 0,788 0,663 0,535 0,407 0,343 1,091 0,3027ів 0,999 0,917 0,916 0,813 0,701 0,586 0,468 0,410 1,011 0,37271, 0,962 0,957 0,946 0,846 0,757 0,661 0,565 0,515 0,928 0,4857,. 0,878 0,883 0,891 0,896 0,886 0,839 0,779 0,712 0,680 0,857 0,660*7і. 0,812 0,828 0,853 0,847 0,888 0,926 0,957 0,954 0,942 0,934 0,810 0,932‘7і« 0,772 0,799 0,916 1,0051,960 1,104 1,205 1,282 1,319 0,799 1,343'7i. 1,184 1,273 1,425 1,655 2,334 2,768 3,246 3,489 1,351 3,640
ПродолжениеПри Н =------- I, t = 10 и значениях а2

1 0 7і. 71. 7іб 71. ‘71. ‘7і. *7і. 1
Чк 1,768 1,611 1,405 1,164 0,904 0,638 0,372 0,105 0,030
г/и 1,6211,413 1,548 1,381 1,164 0,927 0,679 0,427 0,175 0,050
Ч ів 1,3831,174 1,313 1,158 0,963 0,753 0,539 0,324 0,2177і. 1,177 1,162 1,116 0,994 0,838 0,669 0,4970,740 0,4097і. 0,931 0,949 0,977 1,005 1,008 0,941 0,845 0,6887і« 0,678 0,717 0,779 0,867 0,964 1,046 1,065 1,064 1,063'7і. 0,422 0,479 0,580 0,725 0,908 1,115 1,322 1,481 1,555'7і. —0,010 0,139 0,403 0,801 1,332 1,990 2,761 3,614 4,048

408



Продолжение

X
1

При Н = 1, t = 10 и значениях а
0 7і. 7і. 71. 7і. “Л. *7і« ’7і. 17.. 1,580 1,441 1,265 1,066 0,856 0,646 0,437 0,227 0,121•А. 1,454 1,396 1,253 1,071 0,875 0,908 0,673 0,469 0,266 0Д66*А. 1,290 1,268 1,212 1,077 0,726 0,541 0,356 0,263

Ч» 1,108 0,925 1,1070,939 1,097 1,057 0,942 0,779 0,635 0,473 0,391
ч» 0,959 0,976 0,969 0,891 0,784 0,669 0,612*71. 0,741 0,769 0,815 0,879 0,948 0,999 0,987 0,954 0,937’*/1. 0,555 0,599 0,678 0,792 0,938 1,103 1,267 1,381 1,433
”1» 0,347 0,481 0,721 1,082 1,564 2,183 2,880 3,674 4,077

Продолжение

X
1

При Н~2і, / = 10 и значениях а Н = ОО

0 7і. 7і. 7і. */і. *7і. ’7м ‘71. 1 а = 0 а = 17і. 1,497 1,360 1,190 0,996 0,795 0,593 0,622 0,394 0,195 0,094 1,477 0,06571. 1,376 1,320 1,182 1,005 0,816 0,426 0,232 0,136 1,351 0,1107і« 1,221 1,201 1,148 1,017 0,852 0,675 0,496 0,316 0,226 ' 1Д83 о; 1807і« 1,056 1,056 1,047 1,011 0,900 0,757 0,603 0,446 0,367 0,984 0,3357і. 0,896 0,910 0,926 0,948 0,942 0,865 0,759 0,645 0,589 0^788 0 565"А. 0,746 0,774 0,810 0,882 0,949 1,000 0,986 0,953 0,935 0,569 0,930*7і. 0,608 0,651 0,676 0,836 0,977 1,137 1,295 1,402 1,451 0,408 1,510*7і. 0,599 0,728 1,021 1,305 1,769 2,351 3,041 3,811 4,202 1,240 4,305

Т а б л и ц а П-3

- Р 
Ѵі = Рі ~ bl
где b = 1 м.

Значения единичных интенсивностей реактивных давлений 
1 

на участках длиной с = — /

\Рі, осредненных

Значения Рі даны для правой половины балки; для левой половины Рі следует брать с обратным знаком.
409



Продолжение

X
1

При /7 = 0,5 1, 7 = 3 и значениях а
*/і. 7іе 71. 7і. “Л. ‘71. ‘7і. 1

Ч» 0,048 0,066 0,082 0,095 0,106 0,116 0,126 0,129
Чи 0,131 0,197 0,245 0,284 0,320 0,352 0,384 0,39871. 0,200 0,315 0,404 0,477 0,540 0,598 0,655 0,6847і. 0,241 0,393 0,531 0,639 0,730 0,815 0,896 0,9377і. 0,277 0,460 0,633 0,790 0,922 1,042 1,166 1,212‘Vie 0,315 0,522 0,728 0,930 1,124 1,292 1,455 1,537*7ів 0,353 0,593 0,837 1,084 1,333 1,581 1,812 1,926’7і. 0,688 1,161 1,658 2,184 2,743 3,333 3,947 4,257

Продолжение

X
1

При Н — 1, / = 3 и занчениях а
7і. 7і. 7і. 7і. “Л. ‘71. *7і. 11 /1. 0,037 0,050 0,060 0,068 0,075 0,081 0,087 0,0897і. 0,103 0,149 0,179 0,203 0,226 0,245 0,265 0,2747і. 0,161 0,232 0,295 0,342 0,381 0,416 0,450 0,467Vi. 0,185 0,302 0,406 0,484 0,546 0,605 0,660 0,6897і. 0,226 0,376 0,518 0,647 0,762 0,847 0,937 0,981“/i. 0,275 0,457 0,637 0,816 0,987 1,133 1,274 1,345‘7і. 0,343 0,576 0,812 1,052 1,292 1,532 1,754 1,864'7і. 0,806 1,355 1,923 2,517 3,140 3,792 4,466 4,805

Продолжение

X
1

При Н = 1 = 3и значениях а Н = «. 
t =3, а = 171. 71. 7і. 7і. “71. ‘Ѵі. ‘71. 1 1

‘А. 0,034 0,045 0,053 0,060 0,065 0,070 0,073 0,074 0,0647і. 0,095 0,135 0,161 0,179 0,198 0,212 0,227 0,234 0,22871. 0,138 0,215 0,267 0,307 0,339 0,367 0,394 0,409 0,4007і« 0,171 0,278 0,374 0,443 0,497 0,547 0,594 0,618 0,884 0,6077і. 0,207 0,345 0,475 0,592 0,685 0,768 0,846 0,870“/і. 0,261 0,434 0,606 0,776 0,937 1,076 1,209 1,275 1,26313/^ и 0,338 0,567 0,799 1,035 1,271 1,507 1,726 1,834 1,830‘71. 0,844 1,418 2,011 2,630 3,277 3,952 4,651 5,002 5,032
ПродолжениеПри Н =------- I, /=5 и значениях а2

1 7і. 7і. 7і« 7’і. “/і« ‘71. *7і. 1
Чи 0,061 0,078 0,092 0,101 0,108 0,113 0,118 0,1197і. 0,166 0,232 0,275 0,305 0,327 0,344 0,360 0,3677і. 0,234 0,365 0,449 0,507 0,551 0,588 0,621 0,6387і. 0,272 0,440 0,583 0,677 0,746 0,803 0,857 0,8827і. 0,299 0,492 0,673 0,830 0,942 1,036 1,120 1,164“/і. 0,323 0,537 0,748 0,952 1,142 1,293 1,432 1,500‘7і. 0,349 0,587 0,830 1,082 1,336 1,587 1,812 1,923*7і« 0,639 1,091 1,580 2,113 2,701 3,341 4,020 4,363

410



Продолжение

X
1

При H = I, t = 5 и значениях a
*lt, 41, 41, 4i, “A. ‘’A. 16A. 1

fa Vie */іе "А. ‘*/1. 16Ае
0,050 0,133 0,1810,213 0,245 0,2820,340 0,761

0,0610,1810,2810,3450,4050,4700,5701,290
0,069 0,207 0,338 0,4550,555 0,657 0,806 1,849

0,074 0,223 0,370 0,522 0,685 0,838 1,050 2,448
0,078 0,235 0,392 0,566 0,773 1,007 1,296 3,094

0,080 0,243 0,410 0,601 0,846 1,137 1,538 3,788
0,0820,2500,4240,6350,910 1,257 1,753 4.519
Прод

0,082 0,2540,432 0,649 0,944 1,3151,859 4,888
элжение

X
1

При H-2 l, / = 5 и значениях a /= 5, a = 1*1 к 4i, 4i, 4i, “A« ‘Vie '4i, 1VieVie Vie Vie ‘Vie “Ae ‘Vie
0,047 0,125 0,170 0,1990,224 0,269 0,334 0,799

0,056 0,1670,262 0,322 0,3740,448 0,561 1,352
0,062 0,188 0,311 0,423 0,5130,626 0,793 1,937

0,066 0,200 0,3370,481 0,6310,799 1,034 2,559
0,06-7 0,207 0,353 0,5170,708 0,959 1,275 3,228

0,068 0,210 0,365 0,544 0,7701,081 1,513 3,945
0,069 0,213 0,373 0,570 0,822 1,193 1,725 4,700

0,0700,2180,3900,5850,8601,2401,820 5,060
Прод

0,0660,1280,370 0,570 0,837 1,234 1,826 5,108
олжение

X
I

При H = —?— I, 1 = 10 и значениях a 2
*1 ie 4i, 4i, 4 ie “Ae ‘Vie '41, 1

4i, 
*11, 
4i, 
71 ie Vie “A. in/te “A.

0,087 0,242 0,3140,3410,346 0,3430,336 0,531
0,1080,3130,4770,5440,5650,5690,5700,934

0,116 0,342 0,551 0,700 0,763 0,7920,816 1,401
0,115 0,350 0,578 0,757 0,921 1,004 1,077 1,954

0,114 0,343 0,572 0,783 0,988 1,185 1,345 2,606
0,107 0,326 0,562 0.779 1,021 1,294 1,604 3,358

0,103 0,312 0,556 0,755 1,143 1,493 2,000 4,358
0,0930,2980,5370,7621,049i 1,4201,9084,6081

Продолжение

X
I

При H—l, /=10 и значениях ?
4i, Vie 4i, 4i, “A. lsAe '41, 1'A. 0,075 0,088 0,092 0,087 0,082 0,077 0,070 0 054*Ae 0,205 0,256 0,269 0,266 0,253 0,234 0,214 0,20541, 0,256 0,385 0,431 0,435 0,419 0,397 0,371 0,357Vie 0,275 0,440 0,565 0,605 0,607 0,590 0,569 Qi 558*/ie 0,285 0,468 0,635 0,767 0,819 0,839 0,847 0A52Vie 0,275 0,462 0,657 0,847 1,011 1,106 1,179 1,214‘ Vie 0,389 0,647 0,897 1,150 1,405 i;648 1,838 1 '927Vie 0,631 1,096 1,626 2,236 2,937 3^30 4,597 5,037

411



П родолжение

X

1

При Н — ЪІ, #=10 и значениях а Н = °о , # = 10, а = 1»/і. 7і. 7і. ‘7і. *7і. ‘7і. 1
*Чи 0,072 0,084 0,085 0,079 0,073 0,066 0,061 0,051 0,068
Чи 0,197 0,243 0,252 0,245 0,2270,385 0,204 0,180 0,170 0,030
Чи 0,245 0,368 0,407 0,405 0,357 0,326 0,311 0,335
Чи 0,262 0,419 0,536 0,569 0,563 0,540 0,513 0,498 0,540
Чи 0,271 0,443 0,478 0,6010,670 0,721 0,763 0,771 0,768 0,767 0,405“/п 0,288 0,852 1,007 1,092 1,155 1,185 1,210

'Чи 0,322 0,546 0,781 1,029 1,284 1,529 1,721 1,811 1,820
'Чи 0,699 1,204 1,763 2,395 3,116 3,928 4,812 5,261 5,450

Таблица П-4

---------- 1----------------- ---------- 1------------

1 1,11 1 НИТИ
'Сжимаемый слой .

Рі = РіЧ Т/м*

Значения единичных интенсивностей реактивных давлений р^, осредненных 

на участках длиной с — _L /
8

X
# = 0 # = 3я=о 4' "4' Н=1

H=2l 1 /7=0 «4' "=4 Н=1 /7=2 1

71. 1 ,0 0,970 0,924 0,828 0,718 0,639 1,0 0,990 0,958 0,876 0,786 0,7337і., 1,о 0,972 0,925 0,829 0,725 0,640 1,0 0,985 0,956 0^874 О; 789 0,7386 /18 1,0 0,976 0,929 0,836 0,741 0,668 1,0 0,980 о; 954 0^874 0,795 0,7517 19 1,0 0,966 0,918 0,837 0,769 0,710 1,0 0,975 0,934 0,866 0,808 0,7721,0 0,956 0,910 0,857 0,816 0,770 1,0 О; 960 0,916 О; 870 0,836 0814171. 1,0 0,946 0,911 0,899 0,909 0,874 1,0 о; 960 0,904 о; 893 0,899 0 8987і. 1,0 0,960 0,927 0,987 1,059 1,070 1,0 0,960 0,904 о; 955 1,013 1 043’7і. 1,0 1,254 1,556 1,927 2,263 2,629 1,0 1,190 1,474 1,791 2,073 2,251
412



П родолжение

X__  
1

/=10
H—0 H=-l4 H=-l2 H=l Я=2 I Я=0 И- 1/ /7 4 Я=— I2 H=l H=2l Я=оо

7і« l.o 0,990 0,972 0,900 0,820 0,773 1,0 1,018 0,994 0,938 0,875 0,889
*/и l.o 0>8 0;969 0,895 0,819 0,775 1,0 1,010 0,989 0,931 0,871 0,868»/и 1,0 0,988 0,964 0,892 0,821 0,781 1,0 1,008 0,981 0,923 0,866 0,821
7t« 1,0 0,965 0,942 0,879 0,826 0,794 1,0 0,920 0,953 0,902 0,859 0,742
*/и 1,0 0,960 0,919 0,877 0,845 0,824 1,0 0,980 0,925 0,889 0,862 0,8421,0 0>0 0,901 0,890 0,895 0,893 1,0 0,980 0,898 0,887 0,889 0,87v
**/и 1,0 0,970 0,895 0,941 0,992 1,018 1,0 0,970 0,881 0,916 0,956 0,9801,0 1J79 1,438 1,726 1,981 2,142 1,0 1,114 1,380 1,616 1,821 l,9b8

Т а б л и ц а П-5

Рі = р-^Т!^.

Значения единичных интенсивностей реактивных давлений Рі, осредненных

на участках длиной с = ~ I 8
Значения Рі даны для правой половины балки; для левой половины рі 

следует брать с обратным знаком.

X
I

t = 0 t = 3
H——14 „ 1, n-- ~~l2 Я = I Я=2/ Я=оо я=~/ 4 H=~2 Я=/ Я=2/ я=*

4u 0,089 0,074 0,051 0,044 0,040 0,099 0,082 0,059 0,051 0,050*/Ifl 0,260 0,224 0,155 0,133 0,122 0,292 0,245 0,176 0,155 0,1527u 0,460 0,379 0,259 0,228 0,212 0,490 0,407 0,290 0,260 0,2557i« 0,610 0,511 0,376 0,338 0,325 0,635 0,541 0,406 0,370 0,3650,770 0,648 0,521 0,480 0,448 0,775 0,672 0,547 0,498 0,4920,940 0,796 0,695 0,658 0,612 0,901 0,809 0,709 0,673 0,667‘7i. 1,080 0,966 0,937 0,922 0,914 1,025 0,964 0,934 0,919 0,918*7i. 1,825 2,042 2,337 2,440 2,627 1,730 1,993 2,283 2,383 2,398
Продолжение

X
1

t = 5 / = 10
Я=-74 H=—l Cl H=l Я=27 Я=—/4 „ 1,Я=—I 2 Я=/ Я—2/

V1. 0,070 0,088 0,065 0,057 0,056 0,121 0,098 0,076 0,0690,315 0,258 0,190 0,169 0,100 0,350 0,289 0,221 0,2037і« 0,512 0,424 0,307 0,278 0,274 0,560 0,464 0,599 0,348 0,3237і« 0,665 0,559 0,426 0,390 0,385 0,710 0,468 0,4367і. О; 800 0,686 0,562 0,515 0,509 0,840 0,720 0,580 0,703 0,354'7і. 0,918 0,817 0,718 0,683 0,676 0,930 0,835 0,704'7u 1,045 0,963 0,934 0,919 2,348 0,917 1,021 0,960 1 ,Q14 0,9162,258“Л. 1,710 1,962 2,250 2,363 1,640 1,892 2,132
413



Т а б л и ц а ГІ-б

Pi = РіР т^.

Значения единичных интенсивностей реактивных давлений р/, осредненных 

на участках длиной с = —- /

X
1

t = 0 t = 3
я=о Н=~14 „ 1,Г7 = — 12 Н=1 Я=2 1 //=оо Н=-14 Н=-12 Н = 1 77=2/ Н—<^

41» 0,5 0,485 0,462 0,414 0,359 0,319 0,625 0,553 0,494 0,446 0,419Vie 0,5 0,486 0,463 0,414 0,363 0,320 0,610 0,544 0,488 0,442 0,417Vie 0,5 0,488 0,464 0,418 0,370 0,334 0,590 0,528 0,478 0,437 0,4147/1 в 0,5 0,483 0,459 0,418 0,384 0,355 0,540 0,499 0,460 0,430 0,412
* 116 0,5 0,478 0,455 0,428 0,409 0,385 0,475 0,466 0,446 0,428 0,417“Ле 0,5 0,473 0,455 0,449 0,454 0,437 0,425 0,433 0,434 0,440 0,439‘Vie 0,5 0,480 0,463 0,493 0,529 0,535 0,373 0,403 0,442 0,473 0,488'Vie 0,5 0,627 0,778 0,996 1,132 1,314 0,360 0,574 0,757 0,905 0,995

Продолжение1 і = 5 t = 10
1 H=—l4 H=-l2 H=l H—21 H— oo 4 H- 2 H=l H=2l H— -

‘Ле 0,670 0,592 0,532 0,488 0,464 0,715 0,665 0,597 0,561 0,560Vie 0,638 0,579 0,522 0,481 0,458 0,690 0,635 0,581 0,547 0,540Vie 0,600 0,554 0,505 0,458 0,44 7 0,670 0,588 0,553 0,522 0,502Vie 0,540 0,518 0,479 0,451 0,435 0,570 0,542 0,512 0,488 0,443Vie 0,480 0,471 0,454 0,437 0,427 0,480 0,478 0,466 0,453 0,420“Ле 0,410 0,423 0,430 0,433 0,432 0,385 0,407 0,418 0,420 0,400‘Vie 0,330 0,377 0,417 0,4460,796 0,459 0,290 0,336 0,378 0,400 0,398‘Vie 0,332 0,486 0,660 0,878 0,210 0,349 0,495 0,609 0,737
414



Т аб лица П-"

Рі = Р іЯ Т!м2

Значения единичных интенсивностей реактивных давлений, 

осредненных на участках длиной с = — I

Значения рі даны для правой половины балки; для левой половины Рі
гледует брать с обратным знаком.

X
1

t =0 / = 3г, 1,/7——1 4 Н=-12 Н=1 Н=21 Н=~14 Н=—12 Н=1 Н=21 Н—х

0,029 0,026 0,017 0,014 0,014 0,042 0,031 0,023 0,020 0,020*/ів 0,086 0,075 0,052 0,044 0,040 0,1170,200 0,091 0,067 0,060 0,059
41' 0,153 0,126 0,086 0,075 0,071 0,148 0,107 0,097 0,095
41' 0,203 0,170 0,125 0,113 0,108 0,235 0,196 0,149 0,137 0,135
4і' 0,257 0,216 0,173 0,160 0,149 0,275 0,233 0,190 0,173 0,172

1Ч1' 0,313 0,265 0,232 0,219 0,204 0,281 0,264 0,240 0,228 0,227
14і' 0,360 0,322 0,312 0,307 0,304 0,315 0,320 0,310 0,305 0,305
14і' 0,608 0,681 0,779 0,814 0,876 0,540 0,644 0,743 0,777 0,782

Продолжение

X
1

/ = 5 t = 10
н- ’/ 4 //=-/ 2 //=/ Н=21 Н—~* Н=-14 Н=-12 Н^І Н--21

1 /1 в 0,051 0,036 0,028 0,024 0,025 0,060 0,044 0,036 0,033’Ав 0,140 0,101 0,077 0,070 0,073 0,162 0,126 0,100 0,094
41' 0,212 0,160 0,119 0,109 0,081 0,250 0,191 0,147 о;із97ів 0,275 0,212 0,164 0,152 0,160 0,310 0,246 0,198 0,1867ів 0,400 0,243 0,199 0,183 0,182 0,325 0,267 0,220 0,207‘Vie 0,303 0,280 0,247 0,234 0,231 0,320 0,293 0,243 0,247”/і» 0,335 0,318 0,309 0,304 0,303 0,281 0,315 0,341 0,301’711 0,510 0,621 0,721 0,754 0,760 0,468 0,568 0,653 0,703
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Т а б лица П-8

Pi = PiQ Т/м*.

Значения единичных интенсивностей реактивных давлений Рі, осредненных 

на участках длиной с = — /8
Значения Рі даны для правой половины балки; для левой половины рі 

следует брать с обратным знаком.

X
1

t =0 t =3
Н= -14 Н=—12 Н^І 77=2/ Н=™ Н=~14 Н=-12 Н=1 77=2/ 77= =
0,059 0,050 0,034 0,030 0,026 0,057 0,051 0,036 0,031 0,030•/1. 0,173 0,149 0,103 0,089 0,082 0,175 0,154 0,109 0,095 0,0937і« 0,307 0,253 0,173 0,153 0,141 0,217 0,290 0,259 0,183 0,163 0,1600,407 0,341 0,251 0,225 0,400 0,345 0,257 0,233 0,230

Продолжение

1

7 = 0 t = 3
Н=—14 Н=~12 Н^І 77=2/ 77=оо /7=-/4 77=-/2 H=l 77=2/ 77=оо

•Л. 0,513 0,430 0,348 0,320 0,299 0,500 0,439 0,357 0,335 0,3200,627 0,531 0,463 0,439 0,408 0,620 0,545 0,469 0,445 0,440
”/і. 0,720 0,644 0,625 0,610 0,610 0,710 0,644 0,624 0,614 0,613
15Л. 1,217 1,361 1,558 1,623 1,754 1,190 1,349 1,540 1,606 1,616

Продолжение

Z

t =5 t = 10
77=-/4 H=—l2 H=l 77=2/ /7=oo /7=-/4 77=-/ 2 77 = / 77=2/

Vi. 0,059 0,062 0,037 0,033 0,031 0,061 0,054 0,040 0,036
•/„ 0,175 0,157 0,113 0,099 0,097 0,188 0,163 0,121 0,109
*/« 0,300 0,264 0,188 0,169 0,1(6 0,310 0,273 0,201 0,1840,390 0,347 0,262 0,238 0,235 0,400 0,353 0,270 0,2500,3477» 0,400 0,443 0,363 0,332 0,327 0,515 0,453 0,3750,615 0,537 0,471 0,449 0,445 0,610 0,542 0,460 0,4570,710 0,645 0,645 0,615 0,614 0,740 0,700 0,673 0,6151,200 1,341 1,529 1,594 1,603 1,172 1,324 1,479 1,565
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Т а б л и ц а П-9

— М
оі£

где 6=1 м.

Значения единичных интенсивностей реактивных давлений Рі, осредненных

на участках длиной с = I 
8

Значения Рі даны для правой половины балки; для левой половины р/'ледует брать с обратным знаком.

X
1

г = и Г = й

Н=—14 Н=-12 Н=1 Н=21 Н=-14 Н=-12 Н=4 Н~21 Н—х

4і, 0,089 0,074 0,051 0,044 0,040 0,252 0,167 0,139 0,131 0,130
419 0,260 0,224 0,155 0,133 0,1220,212 0,515 0,382 0,278 0,279 0,275
4і, 0,460 0,379 0,259 0,228 0,724 0,541 0,408 0,376 0,371
4і, 0,610 0,511 0,376 0,338 0,325 0,835 0,651 0,500 0,462 0,456
4і, 0,7700,940 0,6480,796 0,521 0,480 0,448 0,900 0,745 0,607 0,557 0,550
'4і, 0,695 0,658 0,612 0,928 0,838 0,731 0,695 0.689
х4і, 1,080 0,9662,042 0,937 0,922 0,914 0,857 0,942 0,915 0,900 0,898
'4і, 1,825 2,337 2,440 2,627 1,203 1,818 2,135 2,237 2,252

П родолжение

X/ 4
t = 5 1 t = 10«Ч; //=■2/ H=^ ii j ! i 

H=z~l
*

I W=27
7« 0,232 0,228 0,198 0.190 0,189 0,515 0,372 0/336 0,329 0,189
4і, 0,712 0,481 0,393 9,371 0,368 1,085 0,715 0,612 6,592 0,8687ю 0,895 0,641 0,499 0,468 0,464 1,280 0,872 0,711 0,683 0,464715 1,015 0,736 0,578 0,539 0,533 1,300 0,927 0,748 0,714 o;5337и 1,035 0,804 0,658 0,610 0,603 1,210 0,933 0,766 0.727 0,603

14і, 0,470 0,862 0,753 0,717 0,711 0,980 0,914 0,728 c;764 0,783‘7і« 0,865 0.926 0,901 0,887 0,885 0,705 0,889 1,038 0,854 1 ,»29 0,885
l4i, 1,255 1,630 2,010 2,112 2,127 0,924 1,374 1,643 2,126
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Таблица П-10

Сжимаемый слой ■. 
/77777777777/777777/7/7/77^^^

— м 
Рі = Рі-йз- т,м*’ 

где Ь = 1 м.
Значения единичных интенсивностей реактивных 

на участках длиной с=

давлений Рі, осреднении* 

т'

t = з
X
1 Я=0 Н= Н = -—14 Я = — /2 Н=1 Н = 21 Н = ОС

4„ 1 0 0 1,780 1,087 0,789 0,738 0,73271. 0 0 1,650 1,006 0,750 0,716 0,70071. 0 0 1,320 0,836 0,666 0,635 0,6327і. 0 0 0,900 0,624 0,551 0,524 0,5217і. 0 0 0,410 0,323 0,352 0,344 0,342
*7і. 0 0 —0,330 —0,092 0,045 0,050 0,052‘7і. 0 0 — 1,450 —0,653 —0,436 —0,403 —0,400‘7і. 0 0 —4,28 —3,131 —2,717 —2,604 —2,579

П родолжение

X
1

t = 5 t = 10
Н=-14 Н=—1 2 Н = 1 Н = 21 Н = - Н=-14 Н=-12 Н = 1 Н = 21 Н = «

‘А.
7і.
7і. 
’/и

2,050 1,900 1,650 1,850 1,523 1,416 1,188 0,907
1,138 1,086 0,976 0,820 1,070 1,029 0,938 0,785

1,064 1,022 0,931 0,780 2,1612,3002,3502,400 2,139 2,011 1,7311,385
1,6741,6181,4901,303 1,5921,5481,4481,258

1,4281,4431,4841,230
Продолжение7 =5 7 = 10

X
1 Н=-14 Н=-12 Н = 1 Н = 21 Н = ~ Н=-1 4 Н=—12 Н=1 Н = 21 Н = «

7і. 
“/і. 
‘7і. 
‘7і.

—0,520—0,260—1,850—5,850
0,495—0,086—0,895—4,548 0,5410,100—0,609—4,052 0,5320,107—0,567—3,894

0,5290,108—0,563—3,871 1,000 —0,011 —2,200 —8,000 0,8480,034—1,178—6,970 0,9280,283-0,823—6,473 0,9170,292—0,772—6,283 0,8700,290—0,730—6,015
418



Т а б л и ц а П-11

где 6=1 м.

реактивных давлений р;, осредненных 
1

ДЛИНОЙ С = — /

Значения единичных интенсивностей 

на участках

Значения Рі даны для правой 
'ледует брать с обратным знаком.

половины балки; для левой половины Рі

X
1

t = 0 t = 3
H=-l4 Г1 =-- 12 H = I H — 21 11 = CO H=-l4 „ 1, ri'—— I2 H=l H — 21 H = c

71в —0,178 —0,148 —0,102 —0,088 —0,080 —0,030 —0,074 —0,053 —0,032 —0,026
»А« —0,520 —0,448 —0,310 —0,266 —0,244 —0,130 —0,244 —0,151 —0,114 —0,106
s/h —0,920 —0,758 —0,518 —0,456 —0,424 —0,180 —0,452 —0,273 -0,219 —0,210
7і. —1,220 —1,022 —0,752 —0,676 —0,650 —0,330 —0,648 —0,443 —0,377 —0,366
7і. —1,540 —1,296 — 1,042 —0,960 —0,896 —0,690 —0,914 —0,720 —0,624 —0,611
“/i. —1,880 —1,592 —1,390 —1,316 —1,224 —1,292 —1,290 — 1,118 — 1,049 —1,040
‘7і. —2,160 —1,932 —1,874 — 1,844 —1,828 —2,400 —1,822 — 1,754 —1,724 —1,720
’7і. —3,650 —4,084 —4,674 —4,880 —5,254 —4,840 —4,954 —5,431 —5,621 —5,648

Продолжение

t = 5 t = ю
X
I H=-l4 H=-l2 H = 2/ 11=^ H=~l4 „ 1,n——I 2 H = I /7 = 2/ H = 00

7i. 0,010 —0,033 —0,014 —0,002 +0,000 0,120 +0,063 4-0,059 + 0,088 + 0,3777i. 0,040 —0,119 —0,056 —0,020 —0,014 0,300 +0,153 -I 0,157 + 0,205 +0,7107i. 0,070 —0,265 —0,119 —0,073 —0,064 0,950 -1 0,147 -I 0,220 +0,276 Ю,7067i. 0,100 —0,417 —0,253 —0,191 —0,181 1,000 +0,095 4 0,176 +0,229 + 0,7040,080 —0,678 —0,518 —0,426 —0,413 0,650 —0,141 —0,058 + 0,032 4 0,380“A, — 1,040 —1,099 —0,944 —0,878 —0,866 —0,400 —0,653 —0,556 —0,472 —0,308
’71. —2,200 — 1,748 — 1,675 — 1,645 — 1,642 —2,200 — 1,556 —1,421 — 1,443 —1,513’7i. —5,960 —5,498 —5,909 —6,091 —6,119 —7,760 —6,749 —7,050 —7,187 —7,986
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Таблица П-12

Pi = РіЯ Т/м*.

Значения единичных интенсивностей реактивных 

на участках длиной с =

давлений— /
8

Рі, осредненных

X
1

t = 0Я=о от Ь=1 1 ДО Ь = 00 Н—~ 1 от Ь= 4
— 1 ДО 5 = ОС Н~— 1 от Ь— 2

= 1 до Ъ — оо Н — 1b=l H=lb =О
Ч„ 0 0,045 0,076 0,172 0,172
4і, 0 0,042 0,075 0,170 0,171
41, 0 0,041 0,071 0,164 0,164
Чі, 0 0,054 0,082 0,156 0,163
Чі, 0 0,056 0,090 0,140 0,143

«7м 0 0,050 0,089 0,099 0,101
‘7м 0 0,080 0,073 0,015 0,012
14і. 0 -0,368 -0,556 -0,916 —0,927

Продолжение

X
I

t = 0
H — 21 H — oo

b = l b — oo b = l b = 21 b = 41 b = oo
ч» 0,225 0,280 0,200 0,250 0,300 0,362
7 м 0,220 0,273 0,210 0,252 0,300 0,350
Чі, 0,209 0,257 0,205 0,250 0,295 0,325
Чі, 0,197 0,227 0,180 0,222 0,250 0,300
7м 0,152 0,177 0,140 0,170 0,190 0,225
’7м 0,094 0,087 0,080 0,100 0,100 0,130
‘7м —0,028 —0,059 —0,040 —0,050 —0,060 —0,120
l4t. —1,069 —1,243 —0,975 —1,194 — 1,375 —1,572

П родолжение
t = 3

H = ~l4 H = -l2 //= I H = 21 H = CO
от b = 1до b— 8 от b = I 

до b — oo
от b = I до b — oo b = I b = 00 b — l b = oo b — l b = 2i

7м 0 0,020 0,042 0,123 0,123 0,169 0,112 0,143 0,191
7m 0 0,022 0,044 0,125 0,126 0,168 0,210 0,142 0,191
7m 0 0,023 0,046 0,126 0,126 0,165 0,203 0,141 0,190
7m 0 0,028 0,066 0,134 0,134 0,166 0,188 0,137 0,190
7m 0 0,050 0,084 0,129 0,129 0,113 0,159 0,124 0,172

‘7m 0 0,075 0,096 0,105 0,107 0,102 0,096 0,088 0,102
‘7m 0 0,090 0,095 0,039 0,044 0,008 —0,015 —0,021 —0,005
‘7m 0 —0,308 —0,474 —0,791 —0,789 —0,891 —1,053 —0,754 —1,031
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Продолжение
t = 5

X
1

Я = 0 „ 1,п = —1 4 н=2/ 2 Н = 1 Н = 21 Оо

от b = 1 до Ь= оо от b = 1 до Ь= оо от b = 1 до Ь = оо Ь = 1 b = ос Ь = 1 b = оо Ь = 1 Ъ = 21

7и 0 0,010 0,012 0,028 0,101 0,101 0,143 0,180 0,120 0,162
7 к 1 0,031 0,104 0,104 0,143 0,180 0,121 0,165
7м 0 0,014 0,025 0,036 0,108 0,108 0,144 0,178 0,129 0,167
7 м 0 0,058 0,120 0,121 0,150 0,170 0,123 0,167
*11* 0 0,040 0,081 0,122 0,123 0,105 0,150 0,117 0,150

*7м 0 0,076 0,099 0,108 0,110 0,105 0,101 0,091 0,105
‘7м 0 0,090 0,105 0,055 0,059 0,026 0,007 0,036 0,020
'7і. 0 —0,267 —0,438 —0,717 -0,726 —0,817 —0,965 —0,731 —0,936

П родолжение

Л
( *

/ = 10Я = 0 // = -/ 4 Н = -1 2 Н = 1 И = 21 Н= ое
Ь = 1, 
Ь = 00 5= Z, 

Ь = оо Ь = 1, 
b = оо Ь = 1 Ь = Оо Ь = 1 Ь = оо Ь = 1

7м 0 0,0030,005 0,006 0,063 0,062 0,097 0,125 0,065
7м 0 0,011 0,068 0,069 0,101 0,128 0,075
*11. 0 0,010 0,019 0,078 0,078 0,108 0,134 0,096
7м 0 0,025 0,046 0,097 0,098 0,123 0,137 0,129
*/1в 0 0,042 0,075 0,110 0,111 0,120 0,134 0,130

‘7м 0 0,070 0,102 0,111 0,113 0,110 0,107 0,110
*7і. 0 0,102 0,120 0,080 0,084 0,056 0,043 0,073
•7» 0 —0,255 —0,380 -0,607 —0,616 —0,715 —0,807 —0,678

Таблица П-13

Рі^РЛ Т/м*. _
Значения единичных интенсивностей реактивных давлений Рі, осредненных 

на участках длиной с = —- I
8 _

Значения Рі даны для правой половины балки; для левой половины Рі 
гледует брать с обратным знаком.

X
1

t =0
Н = 0 Н = — 14 Я = — 12 Н = і

b = 1 b = оо b = 1 Ь = оо b = 1 b = оо Ь=1 b = оо7м 0 0,006 0,011 0,022 0,0221в 0 0,013 0,034 0,065 0,065
7м 0 0,032 0,054 0,108 0,108
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Продолжение

X
1

і = 0
Н= 1]

1 /1 --  14 Н= — 12 Н — 1

Ь = 1 Ь= оо Ь=Ц Ь= а. b ='J b = 00 b = 1 5 = со
Ни
4 1в “/1.16/и

0 00 00
0,0440,0700,0420,096-0,190

0,087 і 0,1440,117 1 0,1650,139 0,1730,147 0,147—0,365 1 —0,471 7
0,1450,1670,1760,152—0,479

Тродолжение

X
1

І = 0
Н = 21 Н = оо

b = l b — оо Ь=1 b — 2 1 5 = 4 1 Ь = оо

Чи */1в 
4» 
Чи 
4 и п/1в 1*/ 1в 

14и

0,017 0,050 0,081 0,122 0,1590,132 0,140—0,408
0,0210,062 0,100 0,1330,1590,1650,147—0,453

0,010 0,030 0,060 0,090 0,120 0,140 0,135—0,361
0,012 0,055 0,080 0,100 0,1300,160 0,130—0,393

0,0150,0500,0800,1150,1400,1600,140—0,414
Пі

0,018 0,0500,090 0,1150,145 0,1700,150—0,436
юдолжение

X/
t = 3Я = 0 Н = -14 Н= — 12 H = Z Н = 21 Н = 00

Ь = 1, 
Ь — <х

Ь= 1, 
b = оо Ь = 1, 

Ь ѵ= СО b^l b = оо b = 1 b ~ оо Ь = г

41' */1« 
41' 
41' 
41' 

14і' 
*Чі' 
14і'

0 00 00 00 0
0,0030,0050,0100,0300,0400,0450,109—0,170

0,010 0,031 0,049 0,0810,112 0,1350,147—0,355
0,020 0,061 0,102 0,1370,159 0,169 0,147—0,458

0,020 0,061 0,103 0,138 0,160 0,171 0,152 —0,466
0,015 0,046 0,076 0,096 0,154 0,129 0,140 —0,388

0,019 0,058 0,095 0,127 0,1520,161 0,147 —0,440
0,014 0,041 0,069 0,069 0,119 0,133 0,132 —0,360

Продолжение

X
1

t = 5
Я = 0 H = -l4 H = —/2 H = I H = 2/ H= 00
b = I, 
b = 00 b = I, 

b = 00 b= I, 
b = oo b = l b = 00 b = I b = co b = I

4і' 0 0,003 0,010 0,020 0,019 0,015 0,019 0,013
Чі' 0 0,008 0,029 0,059 0,058 0,044 0,055 0,040
41» 0 0,008 0,046 0,100 0,098 0,073 0,091 0,070
Чі» 0 0,030 0,078 0,136 0,133 0,093 0,123 0,092
Чі' 0 0,040 0,108 0,160 0,156 0,151 0,149 0,116

1Ч1' 0 0,050 0,133 0,174 0,169 0,129 0,159 0,1310 0,055 0,147 0,183 0,152 0,125 0,147 0,1320 —0,127 —0,348 —0,492 —0,457 -0,379 —0,433 —0,354
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Продолжение

t = ю
X

1

н = о Н= -14 Н = —Z2 Н = 1 Н = 21 Н = ос
Ь = 1, 
Ь = оо b = 1, 

Ь = оо b = 1, 
Ь = ОО b = 1 & = ОО Ь = 1 b = со Ь~ і

7» 0 0,002 0,008 0,017 0,017 0,013 0,017 0,0137іо 0 0,005 0,024 0,052 0,052 0,039 0,050 0,0407іо 0 0,010 0,040 0,089 0,089 0,066 0,083 0,0707іо 0 0,020 0,070 0,122 0,122 0,084 0,113 0,0920 0,040 0,101 0,145 0,146 0,143 0,140 0,116
*7ю 0 0,050 0,129 0,151 0,154 0,122 0,153 0,131
*710 0 0,060 0,147 0,168 0,174 0,140 0,147 0,132
*7і. 0 —0,126 —0,334 —0,441 —0,449 —0,366 —0,415 —0,354

Таблица П-14

b-Л—1-^-1 ъ —я

Pi = PiQ Т№'

Значения единичных интенсивностей реактивных давлений 
1

на участках длиной с = I

Рі, осредненных

1

Z = 0
Н = 0 Н=~ 1 4 Н = — 12 Н — 1

Ь = 1, 
b = 00 Ъ = 1, 

Ь = оо 5 = 1, 
b = оо Ь—1 Ь = оо

Н» 0 0,040 0,066 0,130 0,1517і. 0 0,039 0,065 0,128 0,149
7і. 0 0,038 0,062 0,121 0,143Ѵі. 0 0,044 0,072 0,116 0,139
71. 0 0,046 0,078 0,100 0,122“/« 0 0,044 0,065 0,070 0,086
‘7і. 0 0,003 0,006 0,011 0,012‘7і. 0 —0,254 —0,414 -0,676 —0,802

423



П родолжение

X
1

t =0
H = 2l Н = 00

b = оо b = l b = 2l b = 4l

7м 0,142 0,201 0,129 0,180 0,211
•А. 0,140 0,196 0,128 0,179 0,210
•А. 0,133 0,186 0,125 0,175 0,205
7і. 0,123 0,167 0,120 0,160 0,190
•Л. 0,103 0,136 0,109 0,140 0,160*7і. 0,070 0,075 0,080 0,100 0,180

*7і. 0,016 0,024 Г о.ою 0 0
‘7і. —0,727 —0,937 —0,701 —0,934 —1,084

Продолжение

X
1

t =3Я=0 H=—l4 H =—12 H=l H = 21 H = oc
I, 

b = oo b = l, 
b = oo b = I, 

b = OO b = l b = oo b = I b = 00 b=l

‘Л. 0 0,017 0,037 0,094 0,103 0,106 0,151 0,0917t. 0 0,018 0,039 0,095 0,108 0,106 0,150 0,0917i« 0 0,018 0,041 0,095 0,109 0,105 0,146 0,0917i. 0 0,043 0,058 0,096 0,115 0,102 0,139 0,0917i. 0 0,049 0,073 0,090 0,110 0,093 0,122 0,0861 */1. 0 0,062 0,081 0,075 0,091 0,069 0,082 0,067*71. 0 0,068 0,078 0,035 0,040 0,024 0,009 0,032*7i. 0 —0,275 —0,407 —0,578 —0,678 —0,605 —0,799 —0,548

Продолжение

X
I

t = 5
H = 0 H=-l4 H = -12 H = I H = 21 H = oo
b=l, 
b = oo b = I, 

b = oo b = I, 
Ь ~ oo b = I b = CO b = I b = co b = I b = 21

4i, 0 0,009 0,025 0,077 0,089 0,089 0,127 0,075 0,1087.. 0 0,010 0,027 0,079 0,092 0,090 0,128 0,077 0,1097u 0 0,0120,028 0,032 0,079 0,094 0,091 0,128 0,079 0,11(1
41, 0 0,052 0,086 0,104 0,092 0,125 0,086 0,1110 0,046 0,070 0.086 0,104 0,088 0,116 0,081 0,105“/t. 0 0,063 0,083 0,077 0,093 0,071 0,084 0,069 0,084*7i. 0 0,067 0,087 0,046 0,053 0,035 0,024 0,046 0,034‘7iS 0 —0,232 —0,376 —0,530 —0,628 —0,556 —0,732 -0,500 —0,660



Продолжение

1

t = 10
Н = 0 Н — —14 Н = -12 Н = 1 Н = 21 Н = оо
Ь = 1, 
b = оо Ь = 1, 

Ь = Оо b = 1, 
b = ОО Ъ=1 & = ОО b = Z Ь — со Ь — 1 Ь = 21

0 0,002 0,006 0,049 0,056 0,059 0,087 0,033 0,059’/1. 0 0,003 0,010 0,053 0,060 0,062 0,090 0,045 0,067°/Ів 0 0,005 0,017 0,057 0,067 0,067 0,095 0,061 0,086’/1. 0 0,023 0,041 0,069 0,084 0,074 0,101 0,086 0,116”/10 0 0,051 0,066 0,077 0,094 0,079 0,103 0,125 0,1620 0,080 0,090 0,080 0,096 0,074 0,089 0,173 0,218”Ав 0 0,084 0,090 0,064 0,075 0,055 0,051 0,663 0,842"Ав 0 —0,248 —0,320 —0,449 —0,532 —0,471 —0,616 —1,191 —1,550

Т аб лица П-15

Рі = Pig т/м2.

Значения единичных интенсивностей реактивных давлений рі, осредненных 
1

на участках длиной с = — I 
8

Значения рі даны для правой половины балки; для левой половины р 
следует брать с обратным знаком.

/
t = 0

Н — 0 H = ~ I4 H = — I2 Я= I

b = I, 
b — co

b = I, 
b = co

b= I, 
b ~ co

b = l J
b —

1 /ів 0 0,006 0,010 0,015 0,019*А6 0 0,012 0,029 0,046 0,055‘Ав 0 0,021 0,047 0,077 0,0937 / ів 0 0,042 0,076 0,102 0.124°/ів 0 0,062 0,101 0,117 0,142‘716 0 0,076 0,118 0,125 0,150,3Лв 0 0,080 0,124 0,115 0,1341 і> 0 —0,191 —0,312 —0,345 —0,412
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П родолжение

Л'

/

t =- 0
H = 2Z H — у

b = I ce b = I b = 2/ b = 4Z7і« 0,011 0,015 0,009 0,012 0,0147і. 0,034 0,045 0,027 0,035 0,042 0,072’/ 1В 0,056 0,074 0,046 0,0590,078 0,100 0,065 0,082 0,1007и 0,096 0,122 0,084 0,105 0,1181 Vie 0,106 0,131 0,097 0,118 0,138,3/і«
*4 i« 0,108 0,126 0,106 ■0,121 0,140—0,292 —0,359 —0,266 —0,320 —0,373

Продолжение'

I

t = 3
II = 0 H = — I4 II = 2/ H= у i
b = I. 
b = у

b = I, 
b = у

b= I, 
b = у b=l b = y b --- Z b — У b = I b - 27

0 0,006 0,009 0,014 0,017 0,010 0,014 0,010 0,0137„ 0 0,016 0,027 0,043 0,052 0,032 0,042 0,029 0,1X370 0,022 0,043 0,073 0,088 0,053 0,069 0,048 0^)61 17i. 0 0,040 0,071 0,097 0,117 0,074 0,095 0,068 0,0857i« 0 0,060 0,096 0,112 0,136 0,092 0,117 0,086 0,107*7t. 0 0,075 0,115 0,122 0,146 0,104 0,128 0,099 0,120
”/h 0 0,080 0,124 0,115 0,134 0,108 0,126 0,106 0,121*71» 0 -0,177 —0,303 —0,336 —0,401 —0,284 —0,350 —0,270 —0,326

Продолжение

t = 5
A'

I
II = 0 4 II = -7 И -= I II - 2Z 11 = CO

! ~5 8I ’’ i
b - - I, 
b =c b-= I, 

b - - У b = z b = у b I b = у b - I Z>= 27
4^ 71. 71. 7i.’ /1« 17i. ’7i. *7i.

00000 000
0,004 0,014 0,021 0,045 0,075 0,0800,082—0,205

0,008 0,0250,040 0,069 0,0940,113 0,124-0,298
0,014 0,041 0,070 0,094 0,109 0,1200,115—0,330

0,017 0,049 0,084 0,114 0,1330,144 0,134 —0,393
0,010 0,030 0,051 0,071 0,0900,102 0,108 —0,279

0,0130,0400,0660,0920,1140,1260,126—0,344
0,0090,0270,0460,0650,0840,0970,106—0,265
Продо

0,012 0,035 0,059 0,082 0,1050,118 0,121—0,320
гженче

I = 10/ II = 0 H ■ ■ —I4 II - -I4 H = I ll - -- 2Z II == У

b = I, 
b — У

b = I, 
b — У

b^ h 
b — ОС b = Z b~ У b ----- I b — co b = I b ~ 211 /1.7le

7l7i.7i.17 i.*7i.‘7i.
0 00 00 0
0 
0

0,001 0,0070,009 0,‘010 0,062 0,100 0,110—f>, 229
0,0030,0150,0220,0600,0900,1120,124—0,282

0,012 0,036 0,069 0,086 0,102 0,110 0,130— 0,321
0,015 0,0440,076 0,104 0,124 0,1310,152—0,386

0,0090,0270,0260,0650,0850,0990,108—0,268
0,012 0,0360,060 0,084 0,108 0,1220,125—0,329

0,009 0,027 0,046 0,065 0,0840,097 0,106 —0,265
0,012 0,035 0,059 0,082 0,1050,118 0,121—0,320

426



Таблица П-16*

Значения коэффициента ѵѵ для расчета осадок

17,0 
18,0 
19,0 
20,0

X Занчения гц. при —Ер , равном
Чы Чи Ч. Ч, 1 1 2 4

0 9,61447 8,22843 6,84315 5,46092 4,09071 2,76654 1,59831 0,794970,25 9,19978 7,96705 6,58254 5,20334 3,84481 2,56161 1,49611 0,792680,5 8,22844 6,84315 5,46091 4,09073 2,76655 1,58832 0,79498 0,392680,75 6,98781 5,59341 4,21497 2,85965 1,59058 0,59029 0,11280 0,0001,0 6,31965 4,93666 3,56351 2,22868 1,03250 0,22567 0,0002,0 4,86718 3,49329 2,15578 0,95247 0,14791 0,0003,0 4,04943 2,69054 1,40509 0,39496 0,0004,0 3,47704 2,13885 0,93878 0,130005,0 3,03793 1,72583 0,61036 0,012006.0 2,68329 1,40228 0,38642 0,0007,0 2,38732 1,14199 0,231438,0 2,13469 0,92915 0,125619,0 1,91554 0,75335 0,0551410,0 1,72310 0,60732 0,0099811,0 1,55256 0,48567 0,00012,0 1,40034 0,3843013,0 1,22350 0,2999314,0 1,18074 0,2299215,0 1,02909 0,1720616,0 0,92800 0,12452

22,02 ЦО
26,028,0 29,0 30,0 31,0 32,0 33,0 34,0 35,0 36,038,0 39,0 40,0 41,0

0,83610 0,75243 0,67615 0,60656 0,54304 0,48504 0,43307 0,38280 0,33968 0,29949 0,26287 0,22951 0,19924 0,17174 0,14681 0,12424 0,10387 0,08550 0,06898 0,05416 0,04091 0,02909 0,01859 0,00929 0,00110 0,000

0,08573 0,05438 0,029250,00943 0,000

Е.

Форм у л а для определения

1 — :<) -Ѵх — рс--------------V

где р — интенсивность нагрузки;
с — ширина загруженного участка;

и ?о — соответственно модуль деформации 
фициепт Пуассона сжимаемого слоя.

и коэф-

s Таблица сосіавлена Г. В. Крашенинниковой.
15'" 427



Таблица П-17*
Значения перемещений Eki от единичной равномерно распределенной 

полосовой нагрузки для расчета балок на упругом слое

Значения F^ при ------- , равном
с 0 полу­плос­кость V.2 Ч» Ч. ‘Л Чг 1 2 4
0123456789101112131415161718

0- 3,296 — 4,751 — 5,574 — 6,154 — 6,602 — 6,967 — 7,276 — 7,544 — 7,780 — 7,991 — 8,181 — 8,356 — 8,516 — 8,664 — 8,802 — 8,931— 9,052 — 9,165

0—3,29482—4,47729-5,56504—6,13743—6,57650—6,93118—7,22715—7,47978—7,69893—7,89137—8,06191—8,21413—8,39097—8,43373—8,58538—8,68647—8,77837—8,86204

0—3,29177—4,73514—5,53789—6,08958—6,50260—6,82615—7,08644—7,29928—7,47508—7,62111—7,74276—7,84413—7,92850—7,99851—8,05637—8,10391—8,14270—8,17405

0—3,27964—4,68737—5,43808—5,90438—6,23279—6,45672—6,61172—6,71754—6,78801—6,83317—6,84315

0—3,23244—4,50845—5,06596—5,33092—5,44872—5,46092

-X

0—3,05821—3,94280—4,09071
0—2,54087—2,76654

С —4

0—1,59831 0—0,79497

1920212223
— 9,275— 9,378— 9,475— 9,568— 9,657

—8,93832—9,00791—9,07143—9,12943—9,18140
—8,19918—8,21900—8,22843—8,22843

и ♦ х1 О Л X5: Ь \
1 *

j-ГГІ |/

—
242526272829303132333435363738394041
42

— 9,738 — 9,824 — 9,904 — 9,976 — 10,055 —10,121 — 10,186 — 10,250 и т. д. по фор­муле Б. Н.Жемоч- кина

—9,23167—9,27479—9,31449—9,35160—9,38493—9,41523—9,44273—9,46766—9,49023—9,51060—9,52897—9,54549—9,56031—9,57356—9,58538—9,59588—9,60518—9,61337—9,61447

1J = - -

У/////////////////

71.-Г- 0 )
где г0

• и Л n,L >
z Eq

и ѵх—осадки от единичной нагрузки, ргві 
распределенной на участке длинен

рс = 1.

юмерно 
С;

Таблица составлена Г. В. Крашенинниковой
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Таблица П-19
Реактивные давления от нагрузок с учетом увеличения модуля деформации грунта основания с глубиной 

для абсолютно жестких балокI z?
61

0,0

Ео — модуль деформации грунта на уровне подошвы 
фундамента в Т/м2;

ЛЕ — изменение

Реактивные давления для абсолютно жесткой балки: 

я) Рх^РхЧ Т/м2;

глубины в 
- р 

б) Рк~ Рѵ---------  /Л 21b

b = 1 м.

модуля деформации на единицу

Т/м2;

Единичные давления р при значениях А = А Е- 
Е,

1 0,00 0,05 0,10 0,15 0,20 0,25 0,50 0,75 1,00 1,25 1,50 1,75 2,00 2,25 2,50 3,00 3,50 4,00 4,50 5,000 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 0,8 0,9 1,0

0,637 0,640 0,649 0,667 0,695 0,736 0,796 0,892 1,061 1,460 4,171

0,663 0,676 0,682 0,699 0,716 0,7640,817 0,903 1,085 1,947 2,760

0,680 0,685 0,694 0,707 0,728 0,770 0,828 0,912 1,099 1,912 2,650

0,688 0,688 0,702 0,714 0,738 0,776 0,838 0,922 1,108 1,860 2,620

0,690 0,692 0,705 0,720 0,743 0,783 0,844 0,928 1,115 1,835 2,580

0,690 0,694 0,708 0,725 0,747 0,786 0,848 0,934 1,122 1,811 2,560

0,688 0,697 0,722 0,744 0,772 0,810 0,872 0,962 1 ,146 1,724 2,414

0,684 0,696 0,728 0,760 0,788 0,830 0,894 0,982 1,166 1,666 2,296

0,681 0,695 0,732 0,771 0,801 0,844 0,909 0,996 1,180 1,607 2,250

0,678 0,693 0,734 0,780 0,812 0,857 0,920 1,008 1,132 1,549 2,232

0,674 0,690 0,735 0,785 0,820 0,866 0,929 1,018 1,198 1,524 2,196

0,671 0,688 0,734 0,790 0,827 0,874 0,937 1,025 1,203 1,509 2,156

0,668 0,685 0,733 0,792 0,833 0,881 0,943 1,031 1,206 1,498 2,128

0,663 0,683 0,731 0,793 0,8:16 0,886 0,947 1,036 1,208 1,487 2,122

0,660 0,680 0,730 0,795 0,839 0,890 0,950 1,040 1,2101,480 2,112

0,655 0,678 0,728 0,799 0,846 0,895 0,954 1,044 1,211 1,462 2,112

0,648 0,677 0,726 0,803 0,851 0,901 0,958 1,046 1,213 1,445 2,112

0,642 0,676 0,725 0,806 0,857 0,906 0,963 1,050 1 ,215 1,425 2,112

0,635 0,674 0,723 0,809 0,864 0,912 0,967 1,054 1,216 1 ,408 2,112

0,628 0,672 0,719 0,812 0,879 0,916 0,971 1,055 1,216 1,390 2,112
- Момент в середине балки: а) М == Mql2', б) м = МРІаб 0,136, 0,318 0,1160,308 0,1110,306 0,109 0,305 0,108 0,304 0,1070,303 0,102 0,301 0,099 0,300 0,095 0,298 0,092 0,296 0,090 0,295 0,088 0,294 0,0870,294 0,087 0,294 0,086 0,293 0,086 0,293 0,086 0,293 0,085 0,292 0,085 0,292 0.0840,292

Т а б л и ц а П-20

Реактивные давления от пригрузки с учетом увеличения модуля деформации 
для абсолютно жесткитх балок

грунта основания с глубиной

Схема пригрузки
Реактивные давления для абсолютно жесткой балки

тѣп Lzzzzz£zzzzzzzzzzzzzzd лит

Ь=1

Рх = рхЧт'^
Ео — модуль деформации грунта на уровне подошвы фунда­

мента в Т/м2;
Л Е — изменение модуля деформации на единицу глубины 

в Т/мл.

Единичные давления р при значениях А —----------- I
х Ео

Y ' _________________ _______ __________ _______ . — і 4,00 1----— 0,20 1 1 1 1,25 1,50 1,75 2,00 2,25 2,50 3,00 3,501 ' 0,05 0,10 0,15 и,25 10,50 I 0,75 1,00 4,50 5,001
0 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 0,8 0,9 1,0

0,194 0,1970,206 0,205 0,191 0,1620,1290,077—0,024—0,179 - 2,156

0,196 0,197 0,189 0,184 0,1710,150 0,126 0,071- 0,023 -0,170 — 1,986

0,192 0,193 0,179 0,173 0,160 0,141 0,1220,066 -0,023 —0,166 — 1,882

0,185 0,186 0,172 0,166 0,152 0,135 0,118 0,061—0,022 -0,162 — 1,797

0,180 0,181 0,165 0,1610,146 0,130 0,1140,056—0,022 -0,159 — 1,721

0,1750,1760,1610,1560,1400,1240,1100,051-0,021-0,156-1,657

0,150 0,152 0,140 0,134 0,120 0,1080,093 0,032-0,020 —0,144 -1,380

j0,129' 0,1110,131 0,1120,124 0,110 0,116 0,101 0,109 0,100 0,093І 0,081 0,07б|—0-,067 0,023. 0,016 — 0,019!— 0,018 —0,136—0,130 — 1,167 —0,995

0,098 .0,099 0,098 0,093 0,092 0,073 0,059- 0,012 —0,018 —0,126 —0,862

0,089 0,090 0,087 0,081 0,084 0,0670,0540,008 -0,018 —0,123 —0,755

0,080 0,080 0,079 0,077 0,077 0,062 -0,0490,005 -0,018 -0,122 -0,658

0,072 0,072 0,072 0,071 0,0710,057 0,046 0,003—0,018 -0,121 —0,578

0,068 0,068 0,066 0,066 0,066 0,052 0,043 0,002 - 0,018 —0,120 -0,518

0,063 0,062 0,061 0,061 0,0610’047 0,039 0,001-0,018 —0,119 —0,453

0,0560,0540,0540,0540,0540,0420,0340,001—0,017-0,116-0,376

0,050 0,049 0,049 0,049 0,049 0,038 0,030 0,001 — 0,017 -0,114 -0,318

0,045 0,045 0,045 0,0450,045 0,034 0,0270,000—0,016—0,112—0,271

0,0110,0410,0410,0410,0410,0310,0230,000-0,015—0,109—0,229

0,036 0,036 0,036 0,036 0,036 0,027 0,019 0,000 —0,015 -0,107 -0,172
Момент в середине балки Мв = Moql~ (г.и)

—0,082 —0,072 —0,059 —0,066 —0,064 —0,062 —0,054 —0,016 —0,039 —0,033 —0,026 —0,022 —0,021 —0,021 —0,020 —0,019 —0,018'—0,017 —0,017 |— 0,017

h=l



432 Таблица П-2!

Реактивные давления от пригрузки с учетом увеличения модуля деформации грунта основания с глубиной 
для абсолютно жестких балок

Реактивпые давления для абсолютно жесткой балки

ітннтнні^ЯР Ъ -2І--4——L-7- ШШШШШкФ»
-----

Рх = РхЯ Т/м2;
Ео — модуль деформации грунта па уровне подош­

вы фундамента в Т/м2;
А Е — изменение модуля деформации на единицу 

глубины в Т/м2.

Единичные давления р при значениях А —
А Е

1
X Ео/ 0,00 0,05 0,10 0,15 0,20 0,25 0,50 0,75 1,00 1,25 1,50 1,75 2,00 2,25 2,50 3,00 3,50 4,00 4,50 5,00
0 0,249 0,237 0,224 0,216 0,204 0,197 0,162 0,138 0,118 0,104 0,094 0,085 0,077 0,071 0,067 0,059 0,053 0,049 0,044 0,0400,1 0,252 0,238 0,225 0,217 0,205 0,198 0,163 0,138 0,118 0,104 0,093 0,083 0,076 0,069 0,065 0,058 0,052 0,048 0,043 0,0380,2 0,255 0,236 0,223 0,215 0,200 0,192 0,157 0,132 0,112 0,100 0,088 0,080 0,074 0,068 0,064 0,058 0,052 0,048 0,042 0,0360,3 0,254 0,228 0,204 0,190 0,180 0,171 0,144 0,126 0,111 0,098 0,087 0,079 0,073 0,068 0,064 0,058 0,052 0,046 0,041 0ф350,4 0,234 0,212 0,192 0,176 0,166 0,158 0,134 0,113 0,097 0,085 0,075 0,067 0,061 0,057 0,054 0,050 0,046 0,042 0,038 О; 0350,5 0,198 0,181 0,169 0,159 0,151 0,144 0,117 0,098 0,085 0,074 0,067 0,061 0,056 0,052 0,049 0,045 0,041 0,036 0,032 0,0280,6 0,150 0,142 0,135 0,127 0,122 0,117 0,095 0,078 0,066 0,055 0,046 0,039 0,034 0,032 0,029 0,027 0,024 0,022 0,021 0,0180,7 0,082 0,075 0,069 0,064 0,060 0,057 0,042 0,035 0,030 0,027 0,025 0,022 0,020 0,018 0,017 0,014 0,012 0,010 0,010 0,0100,8 —0,024 —0,023 —0,022 —0,022 —0,021 —0,020 —0,018 —0,016 -0,015 —0,014 —0,013 —0,013 —0,013 —0,012 —0,012 —0,012 —0,012 —0,012 —0,012 -0,0120,9 —0,257 —0,250 —0,249 —0,248 —0,245 —0,240 —0,220 —0,210 —0,200 —0,195 —0,190 —0,180 —0,175 —0,170 —0,160 —0,158 —0,140 —о; 120 —0,110 —0,1001,0 —2,573 —2,315 —2,116 —1,972 —1,840 —1,750 —1,389 —1,126 —0,926 —0,772 —0,651 —0,561 —0,479 —0,435 —0,407 —0,341 —0,307 —0,293 —0,254 —0,216

Момент в середине балки Мй = М0 ql2 (тм)

—0,101 —0,088 —0,083 —0,079 —0,076 — 0,070 —0,058 —0,049 —0,042 —0,037 —0,033 -0,029 1—0,026 -0,025 —0,023 —0,021 —0,019 —0,018 —0,015 j—0,013

Т а б л и ц а 11-22

Реактивные давления от пригрузки с учетом увеличения модуля деформации грунта основания с глубиной 
для абсолютно жестких балок

Реактивные давления для абсолютно жесткой балки

Рх^РхЧ Т/м";
Ео — модуль деформации грунта на уровне подошвы фун­

дамента в Т/м2;
А Е — изменение модуля деформации на единицу глубины 

в T/ms.

X
Единичные давления р при значениях А =

А Е
Е

1

1 0,00 0,05 0,10 0,15 0,20 0,25 0,50 0,75 1,00 1,25 1,50 1,75 2,00 2,25 2,50 3,00 3,50 4,00 4,50 5,00
0 0,130 0,128 0,126 0,123 0,120 0,118 0,104 0,092 0,081 0,072 0,064 0,058 0,053 0,049 0,045 0,040 0,036 0,033 0,029 0,0260,1 0,129 0,128 0,126 ОД 23 0,120 0,118 0,104 0,092 0,081 0,072 0,064 0,058 0,053 0,049 0,045 0,040 0,036 0,033 0,029 0,0260,2 0,128 0,120 0,115 0,112 0,100 0,107 0,098 0,089 0,081 0,072 0,064 0,058 0,053 0,049 0,045 0,040 0,036 0,033 0,029 0,0260,3 ОД 26 ОД 18 ОД 15 0,111 0,098 0,095 0,093 0,085 0,077 0,069 0,063 0,057 0,052 0,048 0,044 0,039 0,036 0,033 0,029 0,0260,4 0,122 ОД 14 0,111 ОД 07 0,104 0,102 0,090 0,080 0,070 0,063 0,057 0,052 0,047 0,043 0,040 0,036 0,032 0,029 0,027 0,0240,5 0,114 0,105 0,099 0,095 0,092 0,089 0,075 0,065 0,057 0,050 0,046 0,042 0,039 0,037 0,035 0,032 0,029 0,028 0,025 0,0230,6 0,102 0,095 0,090 0,085 0,080 0,077 0,063 0,053 0,045 0,040 0,036 0,033 0,031 0,029 0,027 0,024 0,022 0,021 0,019 0,0160,7 о; 078 0,060 0ф46 0,042 0,038 0,035 0,029 0,025 0,021 0,017 0,014 0,010 0,007 0,006 0,005 0,004 0,003 0,002 0,002 0,0010,8 0,027 0,024 0,021 0,019 0,018 0,017 0,013 0,010 0,009 0,007 0,006 0,005 0,004 0,003 0,002 0,002 0,002 0,001 0,001 0,0000,9 —0,125 —0,123 —0,120 —0,119 -0,117 —0,116 —0,110 —0,107 —0,103 —0,100 —0,097 —0,095 —0,092 —0,090 —0,088 —0,084 —0,080 —0,077 —0,074 —0,0701,0 — 1,568 — МІО — 1,332 —1,273 —1Д86 — 1,166 — 1,004 —0,876 —0,757 —0,652 —0,570 —0,498 —0,441 —0,397 —0,355 —0,306 —0,268 —0,239 —0,203 —0,170

Момент в середине балки Мй—Мод12 (тм)

1 
І̂

°433

—0,055 —0,054 —0,052 -0,051 —0,049 —0,047 —0,042^—0,037 —0,033 —0,030 —0,028 —0,026 —0,025 —0,023 —0,022 —0,020 —0,017 —0,014 —0,012 —0,01



ПРИЛОЖЕНИЕ И

Графики для определения изгибающих моментов в середине балки

ПРИЛОЖЕНИЕ ІИ

Графики для определения изгибающих моментов 
в середине абсолютно жесткой балки
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