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АНОТАЦІЯ 

Лободанов М.М. Міцність та деформативність згинаних залізобетонних 

елементів з пошкодженням бетону за дії навантаження. – Кваліфікаційна наукова 

праця на правах рукопису. 

Дисертація на здобуття наукового ступеня доктора філософії за 

спеціальністю 192 – будівництво та цивільна інженерія. Галузі знань                              

19 – архітектура та будівництво – Національний університет «Львівська 

політехніка» Міністерства освіти і науки України, Львів, 2021. 

Дисертаційна робота присвячена вирішенню завдання дослідження впливу 

пошкодження бетону стиснутої зони, отриманого за дії навантаження, на 

міцність та деформативність згинаних залізобетонних елементах прямокутного 

перерізу. 

В розділі 1 проведено аналіз досліджень з даної тематики, виконаних на 

території України та закордоном. Описано причини виникнення та типи 

пошкоджень залізобетонних конструкцій в цілому та із акцентуацією на 

пошкодженні бетону. Найчастіше причиною пошкоджень бетону є вплив 

агресивного середовища. Пошкодження конструкції при цьому відбуваються за 

дії навантаження різної інтенсивності – починаючи від впливу власної ваги 

конструкцій, та з додаванням технологічного обладнання, рухомих механізмів, 

атмосферних впливів (сніг, вітер), тощо. Дія навантаження викликає появу 

тріщин у залізобетонних конструкціях, що призводить до зростання 

деформативності. Наявні напруження та деформації в бетоні і арматурі елементів 

пришвидшують поширення пошкоджень. В такому випадку є необхідність 

підсилення та відновлення експлуатаційної придатності цих конструкції. При 

виборі та прийнятті ефективного методу підсилення важливо володіти повною 

інформацією про напружено-деформований стан залізобетонних конструкцій та 

вплив наявних пошкоджень. 

На підставі огляду літературних джерел сформульовано задачі досліджень. 
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В розділі 2 подано програму та методику експериментальних досліджень. 

Виконано математичне моделювання впливу пошкоджень в стиснутій зоні 

в згинаних залізобетонних елементах типу прямокутної балки. Порівняно вплив 

на несучу здатність двох факторів: рівня навантаження і втрати захисного шару 

в стиснутій зоні бетонну, а також розглянуто вплив їх одночасної дії. Проведено 

два варіанта моделювання для визначення фактору, що має пріоритетний вплив 

на несучу здатність елемента. Перший варіант призначений для формування 

матриці залежності впливу факторів на несучу здатність елемента з подальшим 

визначенням коефіцієнтів впливу і формування рівняння регресії. Аналізуючи 

рівняння було отримано значення впливу факторів і їх взаємодії на несучу 

здатність елемента. Другий варіант - моделювання експерименту в програмному 

комплексі Femap NX Nastran. При аналізі отриманих даних було сформовано 

таблицю з варіації факторів, їх комбінації та демонстрації їх впливу на 

максимальні сумарні переміщення моделі з подальшим аналізом цих даних. 

Залізобетонні балки, пошкоджені без початкового рівня навантаження, 

демонстрували деформаційність у 1,48 рази більшу, ніж контрольні. Зразки, які 

отримали подібні пошкодження при рівні навантаження 0,3 від несучої здатності 

контрольного взірця, показали менший приріст деформації (в 1,18 рази), ніж 

контрольні балки. Можна виділити основним фактором рівень навантаження для 

згинанних залізобетонних балках при пошкодженні в стиснутій зоні (при втраті 

захисного шару). Отримані результати підтверджують актуальність і доцільність 

в проведенні експериментів з метою визначення залишкової несучої здатності 

пошкоджених залізобетонних елементів.     

Для виконання досліджень було виготовлено залізобетонні балки розмірами 

1001002100 мм, бетонні призми розмірами 150150600 мм, бетонні куби 

150150150 мм, бетонні циліндри діаметром 100 мм і висотою 200 мм. Для 

визначення фізико-механічних характеристик арматури випробувано по 3 зразки 

для кожного діаметру арматури, відібраних з тієї ж партії поставки. 
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Залізобетонні балки випробувано шляхом виконання поетапного 

навантаження двома зосередженими силами в третинах прольоту. З метою 

вимірювання деформацій бетону та арматури використовували індикатори 

годинникового типу, для прогинів – прогиноміри Аістова. 

Залізобетонні балки поділено на дві серії. 1-ша серія дослідних зразків 

армована робочою арматурою 2Ø14А500С, тоді як 2-га серія була виготовлено з 

робочим армуванням у вигляді 2Ø12А500С. Усі інші параметри дослідних 

зразків ідентичні. 

Пошкодження виконували при рівнях навантаження 0.3; 0.5 та 0.7 від Mult
exp 

(де Mult
exp – згинальний момент, при якому відбулося вичерпання несучої 

здатності залізобетонних балок внаслідок текучості робочої арматури). 

Дослідний зразок навантажували згідно розробленої методики, і при досягненні 

відповідного рівня навантаження здійснено пошкодження стиснутого бетону в 

центральному перерізі. Геометричні розміри пошкодження становили 2030 мм 

або 8030 мм (де 20 мм і 80 мм ширина пошкоджень, 30 мм глибина пошкоджень, 

і на всю ширину балки). Пошкодження виконували поетапно, із кроком 

зростання глибини пошкодження 10 мм. Після цього балки продовжували 

поетапно навантажувати, аж до вичерпання несучої здатності, за методикою як 

до виконання пошкодження. Вибрані варіанти ширини пошкодження, 

обумовлено дослідженням впливу розподіленого та точкового пошкодження 

бетону в стиснутій зоні на несучу здатність та деформативність згинаних 

залізобетонних елементів. 

В розділі 3 наведено отримані результати міцності та деформативності 

залізобетонних балок.  

Фізичне руйнування контрольних балок із робочою арматурою 2Ø14А500С 

відбувалось в момент досягнення текучості в розтягнутій арматурі та 

роздроблення стиснутої зони бетону. Руйнування дослідних зразків 1-ї серії із 

пошкодженням виконаним при 0, 0.7 Mult
exp розмірами 20x30 мм та при 0.5 Mult

exp 
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розмірами 80x30 мм, відбулось за рахунок роздроблення стиснутої зони бетону. 

Такий тип фізичного руйнування залізобетонних зразків 2-ї серії було 

зафіксовано після проведеного експерименту, окрім зразків пошкоджених при 

0.5, 0.7 Mult
exp. 

Приріст прогинів залізобетонних балок (до пошкодження) відбулося 

аналогічно як і для контрольних балок. Проте під час пошкодження стиснутого 

бетону, при сталому навантаженні, прогини зростали інтенсивніше та з такою ж 

динамікою зростали при подальшому навантаженні зразка. 

Аналіз результатів експериментальних випробувань показав, що несуча 

здатність залізобетонних балок з пошкодженою зоною стиснутого бетону 

зменшується в порівняні з контрольними зразками. Зниження несучої здатності 

залізобетонних балок 1-ї серії в порівнянні з зразками, що отримали 

пошкодження без навантаження становило 22.89%. В той час, як пошкодження 

виконане за дії навантаження в залізобетонних балках 1-ї серії, 

продемонстрували зниження несучої здатності на 17.57…23.61% відносно 

контрольних зразків. Вплив варіювання ширини пошкодження в стиснутій зоні 

бетону на несучу здатність не суттєвий, оскільки він не перевищує 1%. 

Результати випробовування зразків 2-ї серії, пошкоджених без 

навантаження, показали зниження несучої здатності на 6.13…16.77% в 

порівнянні з контрольними зразками тієї ж серії. Пошкодження за дії 

навантаження залізобетонних балок 2- ї серії (з робочою арматурою Ø12А500С) 

призвело до зниження несучої здатності на 6.14…23.32% відносно контрольних.  

В 2-й серії пошкодження виконані розмірами 8030мм продемонстрували 

приріст несучої здатності в діапазоні 12.8...15.91% відносно залізобетонних 

зразків з пошкодженнями розмірами 2030мм, а також було зафіксовано 

залежність від рівня навантаження, при якому виконувалось пошкодження. 
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Зміна ширини пошкодження стиснутої зони (з 20 мм до 80 мм) впливає на 

залишкову несучу здатність залізобетонних балок кожної серії по-різному.  

В розділі 4 запропоновано методику розрахунку залізобетонних балок з 

пошкодженням стиснутого бетону в центральному перерізі за дії навантаження 

на базі деформаційної моделі згідно діючих норм. На першому етапі визначено 

параметри напружено-деформованого стану залізобетонних балок до здійснення 

пошкодження. На другому етапі розрахунку визначено параметри із 

врахуванням зміни геометричних характеристик внаслідок отриманого 

пошкодження і до вичерпання несучої здатності. Дослідні зразки 1-ї серії 

продемонстрували відхилення несучої здатності експериментальних результатів 

відносно теоретичних в межах 4.03...10.57%. Балки 2-ї серії із робочою 

арматурою 2Ø12А500С показали відхилення несучої здатності визначеної 

експериментальним та теоретичним шляхом в межах -1.73...15.37% в сторону 

завищення експериментальних даних. Максимальне відхилення теоретичного та 

експериментального значень несучої здатності балок 2-ї серії, які пошкоджені до 

дії навантаження із розмірами пошкодження 8030 мм, становило 15.37%. Інші 

експерименти не перевищили відхилення 10.62%. 

Аналіз отриманих теоретичних та експериментальних результатів показав, 

що запропонована методика розрахунку показала задовільну збіжність 

отриманих результатів. Що дозволяє використовувати дану методику 

теоретичного розрахунку для визначення напружень в бетоні та робочій 

арматурі, і прогини в залізобетонних елементах прямокутного перерізу з 

пошкодженням стиснутого бетону за дії навантаження в центральному перерізі. 

Ключові слова: залізобетонна балка, згинанні залізобетонні елементи, 

пошкодження бетону, стиснута зона бетону, за дії навантаження, несуча 

здатність, міцність, нормальні перерізи, деформації. 
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ABSTRACT 

Lobodanov M.M. Strength and deformability of bending reinforced concrete 

elements with damaged concrete under load. - Qualifying scientific work on the rights 

of the manuscript. 

The dissertation is presented to obtain the degree of Doctor of Philosophy on a 

specialty 192 – Construction and Civil Engineering, in the area of expertise 19 – 

Architecture and Construction, Lviv Polytechnic National University, Ministry of 

Education and Science of Ukraine, Lviv, 2021.  

The dissertation is devoted to solve the problem of the influence of concrete 

damage in the compressed zone, receiving under load, on strength and deformability 

of the bending reinforced concrete elements of rectangular section. 

Section 1 is analysed researching on this topic conducted in Ukraine and abroad. 

The causes and types of reinforced concrete structures damage generally and with an 

accentuation on concrete damage are described. The most common cause of concrete 

damage is the impact of an aggressive environment. Construction damage occurs under 

a load of different intensities - starting from the structure`s own weight influence, and 

with the addition of technological equipment, movable mechanisms, environmental 

impact (snow, wind), etc. The load action causes cracks in the reinforced concrete 

structures, which leads to an increase in deformability. Existing stresses and strains in 

the concrete and reinforcement elements accelerate the spread of damage. In this case, 

there is a need for strengthening or restoring the serviceability of these structures. 

When choosing and adopting an effective method of reinforcement, it is important to 

have complete information about the stress-strain state of reinforced concrete structures 

and the impact of existing damage. 

Based on a review of literature sources, research objectives are formulated. 
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Section 2 is presented the program and methods of experimental research. 

Theoretical researching of the influence of damage in the compressed area in 

bending reinforced concrete elements is presented. The main attention is paid to the 

comparison of the impacting two factors on the bearing capacity: level of loading and 

the loss of the cover in the compressed area. In the first step, carried the formation of 

a matrix of the depending impact of each factor on the bearing capacity with the 

subsequent determination of coefficient of influence and the formation of the 

regression equation. Analysing the regression equation, obtained results of the impact 

of factors, and their interaction, on the bearing capacity of the element. Second step is 

modelling experiment, using software “Femap with NX Nastran”. Thereafter, there 

was created a table of the distribution factors and their combinations with the 

indications of their impact on the carrying capacity of the model. It is possible to 

concluding, that the main factor is the initial level of loading, when the bending 

reinforced concrete beams received damages. Tested beams were damaged without an 

initial load level showed a deformability of 1.48 times greater than the regular. 

Samples, what received a similar damage at a load level of 0.3 from the bearing 

capacity of the regular, showed a smaller increase of deformability (1.18 times) than 

regular beam. The obtained results show the relevance and expediency of conducting 

experiments with the aim of determination of the residual bearing capacity in damaged 

reinforced concrete elements. 

 To perform the research, reinforced concrete beams with dimensions of 

100×100×2100 mm, concrete prisms with dimensions of 150×150×600 mm, concrete 

cubes of 150×150×150 mm, concrete cylinders with a diameter of 100 mm and a height 

of 200 mm were made. To determine the physical and mechanical characteristics of the 

reinforcement, 3 samples were tested for each diameter of the rebar, which is taken 

from the same batch. 

Reinforced concrete beams were tested by performing a phased load with two 

concentrated forces in thirds of the span. In order to measure the deformations of 
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concrete and reinforcement, clock-type indicators were used, for deflections - an 

Aistov deflection indicators. 

Reinforced concrete beams are divided into two series. The 1st series of samples 

is reinforced with working rebars 2Ø14A500C, while the 2nd series is made with 

working reinforcement in the form of 2Ø12A500C. All other parameters of the samples 

are identical. 

Damage was performed at load levels of 0.3; 0.5 and 0.7 from Mult
exp (where 

Mult
exp is the bending moment at which the bearing capacity of reinforced concrete 

beams was exhausted due to the yield of the working reinforcement). The samples were 

loaded according to the developed method, and when the appropriate load level was 

reached, the compressed concrete in the central section was damaged. The geometric 

dimensions of the damage were 20×30 mm or 80×30 mm (where 20 mm and 80 mm 

width of the damage, 30 mm depth of damage, and the entire width of the beam). The 

damage was performed in stages, with a step of increasing the depth of 10 mm. After 

that, the beams continued to be gradually loaded, until the load-bearing capacity was 

exhausted, according to the method, which used before damaging. The selected 

variants of damage width are conditioned by the study of the influence of distributed 

and pointed damage to concrete in the compressed zone on the bearing capacity and 

deformability of bending reinforced concrete elements.  

Section 3 is described the results of the researching strength and deformability of 

reinforced concrete beams. 

Physical destruction of control beams with working reinforcement 2Ø14A500C 

was occurring at the moment of achieving yielding in the stretched reinforcement and 

сrushing compressed zone of concrete. Typical destruction of samples with damage 

that have been performed without load and under initial load in the 1st series is crushing 

compressed zone of concrete. In the 2nd series, for control and damaged samples with 

and without load, typical fracture is the crushing compressed concrete zone too, except 

for samples damaged at 
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Increasing deflections of reinforced concrete beams (before damage) occurred in 

the same way as for control beams. However, during the damage of compressed 

concrete, under constant loading, the deflections increased more intensively and with 

the same dynamics increased with further loading of the sample. 

Analysis of the results of experimental tests showed that the load-bearing capacity 

of reinforced concrete beams with a damaged area of compressed concrete is reduced 

compared to control samples. The decrease in the bearing capacity of reinforced 

concrete beams of the 1st series in comparison with the samples that received damage 

without load was 22.89%. While the damage was performed under the action of load 

in reinforced concrete beams of the 1st series, showed a decrease in bearing capacity 

by 17.57… 23.61% relative to control samples. The effect of varying the width of the 

damage in the compressed zone of concrete on the load-bearing capacity is not 

significant, because it does not exceed 1%. 

The results of testing the samples of the 2nd series, damaged without load, showed 

a decrease in bearing capacity by 6.13… 16.77% compared with control samples of the 

same series. Damage due to the load of reinforced concrete beams of the 2nd series 

(with working reinforcement Ø12A500C) led to a decrease in bearing capacity by 

6.14… 23.32% relative to the control. 

In the 2nd series of damage, the 80×30mm performance showed an increase in 

bearing capacity in the range of 12.8 ... 15.91% relative to reinforced concrete samples 

with 20×30mm damage, and was recorded dependence of the applied load level at 

which the damage was performed. 

Changing the width of the damage to the compressed zone (from 20 mm to 80 

mm) affects the residual load-bearing capacity of reinforced concrete beams of each 

series in different ways. 

Section 4 is proposed a method for calculating reinforced concrete beams with 

damage of the compressed concrete in the central section under the action of load on 
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the basis of the deformation model, according to current rules. At the first stage, the 

parameters of the stress-strain state of reinforced concrete beams before damage are 

determined. At the second stage of calculation the parameters are determined taking 

into account the change of geometrical characteristics due to the received damage and 

until the bearing capacity is exhausted. The experimental samples of the 1st series 

showed the deviation of the bearing capacity of the experimental results relative to the 

theoretical ones in the range of 4.03 ... 10.57%. Beams of the 2nd series with working 

rebars 2Ø12A500С showed the deviation of the bearing capacity determined 

experimentally and theoretically in the range of -1.73 ... 15.37% in the direction of 

overestimation of the experimental data. The maximum deviation of the theoretical and 

experimental values of the bearing capacity of the beams of the 2nd series, which are 

damaged by the load with a damage size of 80×30 mm, was 15.37%. Other experiments 

did not exceed the deviation of 10.62%. 

Analysis of the obtained theoretical and experimental results showed that the 

proposed calculation method showed satisfactory convergence of the results. That 

allows you to use this method of theoretical calculation to determine the stresses in 

concrete and working reinforcement, deflections in reinforced concrete elements of 

rectangular cross section with damaged compressed concrete under the action of load. 

Keywords: reinforced concrete beam, bending reinforced concrete elements, 

damaged concrete, compressed concrete zone, under load, bearing capacity, strength, 

bending moment, deformations. 
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ВСТУП 

 В будівельній сфері є нерідким випадком пошкодження елементів на 

різних етапах: при транспортуванні, експлуатації, монтажі та інші. Оскільки 

заміна елемента не завжди можлива через різні обставини, це спричиняє значні 

фінансові втрати, логістичні та інші. Через ці причини зростає доцільність в 

дослідженні впливу пошкодження на несучу здатність конструкцій будівель та 

споруд. Оскільки найбільш поширеними конструкціями є залізобетонні, зростає 

доцільність досліджень впливу пошкоджень на залізобетонні конструкції. Дія 

пошкодження в залежності від його типу має значну варіативність. У випадку 

наявності пошкодження арматури в залізобетонному елементів в поєднанні з 

пошкодженням стиснутого бетону складність дослідження даного елемента 

значно зростає. Вплив негативних зовнішніх чинників на залізобетонні елементи 

може мати різну варіативність, найчастіше відбувається в першу чергу 

пошкодження бетонної складової конструкцій. Цей негативний вплив 

відбувається найчастіше під дією навантаження, яке сприймає залізобетонний 

елемент, знижуючи його несучу здатність. Оскільки найбільш поширеними є 

згинанні конструкції, зростає доцільність виконання досліджень загнаних 

залізобетонних елементів з пошкодженням бетону під дією навантаження.   

Актуальність теми дослідження. 

 З кожним роком зростає тенденція використання будівель і споруд в нових 

цілях, що призводить до потреби зміни конструктивних рішень. В таких 

випадках, при обстеженнях виникає потреба в аналізі несучої здатності 

пошкоджених конструкцій. Пошкодження може відбуватись при різних етапах 

використання елемента в будівництві: перевезені, монтажі, експлуатації та 

інших. На даний період згідно діючих норм залишкова несуча здатність 

визначається методом еквівалентного елемента. Таким чином, визначається 

міцність зменшеного поперечного перерізу (відкидається частина з 

пошкодженням). Даний розрахунок виключає з врахування зони, які сприймають 

навантаження, але розміщені в площинні пошкодження.  
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На теперішній час дослідження впливу пошкоджень на залишкову міцність 

елементів постійно збільшуються з огляду на їх доцільність. Але питання 

залишкової несучої здатності пошкодженого залізобетонного елемента  в значній 

мірі не розкрите, що обумовлено великою кількості варіативності впливу різних 

пошкоджень бетону та арматури, а також їх комбінацій. 

Зв’язок роботи з науковими програмами, планами, темами. Тема 

дисертації відповідає науковому напряму інституту будівництва та інженерних 

систем та кафедри будівельних конструкцій та мостів Національного 

університету «Львівська політехніка». 

Мета роботи. Експериментальне та теоретичне дослідження зміни 

параметрів напружено-деформованого стану залізобетонних балок з 

пошкодженнями бетону в стиснутій зоні під дією навантаження. 

Для вирішення поставленої мети реалізовані наступні задачі досліджень: 

• проаналізовано існуючий стан досліджень акцентуацією, який виступає 

вплив пошкоджень бетону та арматури на несучу здатність згинаних  

залізобетонних елементів; 

• розроблено програму та методику експериментальних досліджень 

залізобетонних балок з пошкодженнями бетону в стиснутій зоні, отриманими за 

дії навантаження; 

• виконано експериментальні дослідження впливу пошкоджень бетону в 

стиснутій зоні, отриманими за дії навантаження на параметри міцності, 

деформативності залізобетонних балок; 

• проведено аналіз отриманих результатів експериментальних 

досліджень; 

• запропоновано методику розрахунку міцності та деформативності 

залізобетонних балок з пошкодженням бетону в стиснутій зоні за дії 

навантаження. 

Об’єкт дослідження – залізобетонні балки з пошкодженнями бетону в 

стиснутій зоні. 
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Предмет дослідження – параметри напружено-деформованого стану 

залізобетонних балок з пошкодженнями бетону в стиснутій зоні, отриманими за 

дії навантаження. 

Методи дослідження – аналітичні дослідження наявних джерел за темою 

дисертації, експериментальні та теоретичні дослідження залізобетонних балок з 

пошкодженням бетону за дії навантаження та їх порівняльний аналіз. 

Наукова новизна отриманих результатів: 

• отримані нові результати експериментальних досліджень міцності, 

деформативності та тріщиностійкості залізобетонних балок з врахуванням 

впливу варіативності пошкоджень бетону в стиснутій зоні  за дії навантаження; 

• встановлено, що пошкодження бетону в стиснутій зоні зменшує в цілому 

несучу здатність залізобетонних балок, при отриманні пошкодження висотою 30 

мм бетону що сприймає максимальні стискаючі зусилля в центральному перерізі 

несуча здатність знижувалась в діапазоні 11,58…23,33%, при зниженні  

поперечного перерізу робочого армування з 2Ø14 до 2Ø12 вплив наявності 

пошкодження бетону на несучу здатність відносно балок без пошкодження 

бетону призвело до зниження несучої здатності в діапазоні 6,13…23,32%;  

• експериментально визначено, що рівень навантаження, при якому 

відбувається пошкодження бетону в стиснутій зоні суттєво впливає на кінцеву 

несучу здатність залізобетонних балок; 

• експериментально встановлено, що “точкове” пошкодження в 

порівнянні з розподіленим не несе суттєвої відносності на несучу здатність 

залізобетонних балок без з імітацією пошкодження головної арматури, але для 

залізобетонних балок з недостатнім робочим армуванням “точкове” 

пошкодження має більш неактивніший вплив на несучу здатність чим 

розподілене пошкодження; 

• визначено, що несуча здатність залізобетонних балок залежить від 

варіативності ширини пошкодження та рівня навантаження, при якому було 

здійснено пошкодження, ця варіативність змінює свої залежності при наявності 

імітації пошкодження робочого армування; 
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• запропонована на базі деформаційної моделі методика розрахунку 

несучої здатності та деформативності залізобетонних балок з пошкодженнями 

бетону, що працює на стиск, отриманими за дії навантаження. 

Практичне значення отриманих результатів роботи полягає у 

використанні отриманих результатів експериментально-теоретичних досліджень 

при визначенні параметрів напружено-деформованого стану залізобетонних 

балок з бетону в стиснутій зоні, що дозволить прийняти ефективні методи з 

підсилення та відновлення їх несучої здатності та експлуатаційної придатності. 

Впровадження результатів роботи. На основі отриманих та 

проаналізованих теоретичних та експериментальних досліджень розроблено 

уточнення до розрахунку за деформаційною моделлю, що вплив пошкодження 

бетону на напружено-деформований стан залізобетонних конструкцій, 

отриманих за дії навантаження. Що надає можливість імітувати реальну роботу 

конструкції під навантаженням при бетону пошкодженнях в стиснутій зоні. 

Результати роботи використані у держбюджетних науково-дослідних роботах. 

Особистий внесок здобувача: 

• розроблення планування і методики експериментальних досліджень та 

проведення випробувань залізобетонних балок з пошкодженнями бетону в 

стиснутій зоні, отриманими за дії навантаження; 

• обробка та аналіз виконаних експериментальних досліджень; 

• розроблення на базі деформаційної моделі методики визначення несучої 

здатності та деформативності залізобетонних балок з пошкодженням бетону в 

стиснутій зоні за дії навантаження; 

• порівняльний аналіз отриманих експериментальних та теоретичних 

результатів. 

Всі основні наукові положення, результати, висновки та рекомендації 

дисертаційної роботи отримано здобувачем самостійно. 

Апробація результатів дисертації. Основні положення дисертаційної 

роботи доповідалися та обговорювалися на міжнародній науково-технічній 

конференції  «Ресурсоекономні матеріали, конструкції, будівлі та споруди»  (16-
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18 жовтня 2018, Рівне);  на XVII-й міжнародній науковій конференції «Issues of 

Civil and Environmental Engineering Lviv - Košice – Rzeszów»  (11-13 вересня 2019, 

Львів); на II-й міжнародній науковій конференції «Еcocomfort and current issues 

of civil engineering»  (16-18 вересня 2020, Львів); на III-й всеукраїнській науково-

практичній конференції «Проблеми та перспективи розвитку будівельного 

комплексу»  (17-18 грудня 2020, Львів) 

Публікації. За темою дисертації опубліковано _ наукових праць, з них _ 

статей у фахових виданнях України, 7 стаття у науковому періодичному виданні 

іншої держави (загалом 4 статті в науково-метричних базах даних), 2 тези 

доповідей на конференціях. 

Структура та обсяг роботи. Дисертація складається із вступу, 4 розділів, 

загальних висновків, списку використаних джерел із 192 найменувань, 4 

додатків. Робота викладена на 200 сторінках, які включають 129 сторінок 

основного тексту, 11 таблиць та 144 ілюстрацій. 
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РОЗДІЛ 1. ОГЛЯД НАУКОВИХ ДЖЕРЕЛ ПРО СУЧАСНИЙ СТАН 

ДОСЛІДЖЕНЬ ЗГИНАНИХ ЗАЛІЗОБЕТОННИХ ЕЛЕМЕНТІВ З 

ПОШКОДЖЕННЯМ БЕТОНУ 

Несуча здатність залізобетонних елементів при пошкодженні. 

Питання класифікації пошкоджень залізобетонних конструкцій 

розкривається в нормах і дослідницьких наукових роботах в різних країнах. Так 

однією із таких є ухвалена технічним комітетом DCC-104 РІЛЕМ (Міжнародної 

спілки експертів та лабораторій з випробування будівельних матеріалів, систем і 

конструкцій), починаючи з 1991 р. навів класифікацію пошкоджень в бетонних 

конструкціях [1] за три роки, на які посилається автори в роботі  [2].  

При розкритті питання залишкової несучої здатності згинаних 

залізобетонних елементів при пошкодженні важливе місце займає класифікація 

пошкоджень і дефектів. В якій найбільш розповсюдженими зі втратою захисного 

шару згідно [3,4] є: сколювання захисного шару бетону (відбувається при: 

механічному пошкодженні при перевезенні та експлуатації, корозії арматури, 

вогневих впливах) і відшарування лещаток бетону (відбувається при: вогневі 

впливи, тиск новоутворень (солей, льоду), замокання при порушенні правил 

експлуатації). 

В дослідженні питання впливу пошкоджень на міцність та 

деформативність згинанних залізобетонних елементів автор [5] акцентує увагу 

на неврахуванні в діючих нормах [6,7,8] можливість визначення залишкової 

несучої здатності, що викликає необхідність в формуванні проблем реалізації, 

пропозицій стосовно рішення, використання наявних напрацювань, реалізації 

рішень, формування кінцевого розрахунку і методології. Графічне відображення 

класифікацій пошкоджень і дефектів будівельних конструкцій в [2]. 

Основні проблеми реалізації методики визначення залишкової несучої 

здатності [5]: 

- в утворенню часткового руйнування, оскільки фронт руйнування 

відбувається не паралельно до осей симетрії, а переходом від плоского згину до 

косого; 
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- виникнення складного напружено-деформованого стану призводить до 

розрахунку за спрощеною схемою, основаною на зведенні до плоского згину в 

різних площинах; 

- необхідні експериментальні та теоретичні дослідження пошкоджених 

елементів, що працюють на згин і розробка експериментально перевіреної 

методики розрахунку міцності цих елементів. 

Пропозиції до рішення і напрацювання для вирішення: 

- проведення експериментальних досліджень і розробка методики 

розрахунку елементів залізобетонних конструкцій, що працюють на косий згин, 

впровадження в теорію розрахунків міцності залізобетонних елементів 

нелінійної деформаційної моделі з використанням повних діаграм деформування 

бетону та арматури;  

- впровадження спрощеної деформаційної моделі без втрати точності 

розрахунків, для їх практичного застосування інженерами, і науковцями; 

- використання методики Степова О.В. [9], дозволяє отримати необхідні 

для розрахунку параметри неруйнівним методом при обстеженні конструкції і в 

процесі експлуатації, і прогнозувати втрату площі перерізу арматури в тріщині 

при конкретному режимі експлуатації; 

- аналіз числових значень деформацій повзучості, що дозволяє зробити 

висновок: швидко наростаючі деформації можуть становити значну частку 

деформацій повзучості; 

- використання розрахунку без ітераційних методів спрощує методику 

визначення міцності залізобетонних елементів, що працюють на косий вигин. Це 

питання розглянуто в праці Павліков А.М., Бойко, О.В [10].  

В дослідженні [5] змодельований напружено-деформований стан балкових 

залізобетонних елементах за допомогою ПК «Ліра 9.6», на основі ізополів, з 

використанням кусково-лінійної залежності, яку можливо застосувати для будь-

якого матеріалу, як основного, так і додаткового. Як зазначає автор, послідовний 

аналіз ізополів напружень в матеріалах реальної конструкції дозволяє достовірно 
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оцінити вплив конструктивних чинників на несучу здатність, передбачити 

характер подальшого деформування і фізичного руйнування. 

Для визначення залишкової несучої здатності пошкоджених згинаних 

залізобетонних елементів проводилось на балках таврового профілю в роботі 

[11]. Проаналізовано можливість реалізації різних типів пошкодження в ролі 

факторів варіювання при моделюванні в ПК ”Ліра 9.4”: 

- пошкоджена частина полки, виражена відношенням (beff1/beff2), де beff1 - 

величина пошкодження; beff2 - величина звисів полиці; 

- глибина пошкодження а1, виражена через відношення глибини 

ушкодження полки до товщини полки (а1 / hf 1); 

- кут пошкодження β, виражений через відношення кута ушкодження до 

кута нахилу полки, рівному 90o. 

Як зазначає висновок в роботі, що моделювання пошкоджень згинанних 

залізобетонних елементів в програмних комплексах на основі метода скінчених 

елементів є шляхом до визначення залишкової несучої здатності, але це доволі 

трудомісткий процес. 

В роботі [12] розглядається вплив факторів пошкодження таврових балок 

на величину їх руйнівного навантаження. В процесі обробки отриманих 

експериментальних даних за методикою [13], з видаленням незначущих 

коефіцієнтів рівнянь регресії, отримана адекватна математична модель, що 

володіє достатньою інформаційною корисністю і за якою можна оцінити вплив 

досліджуваних факторів на вихідні параметри балок, геометрична інтерпретація 

яких представлена візуальному відображенні в [12], через рисунок з 

однофакторною  залежностю впливу варійованих факторів на показник міцності 

та графік спільного впливу варійованих факторів на руйнівне навантаження 

балок.    

Дослідження впливу корозійних пошкодження в залізобетонних балках від 

пливу агресивного середовища розглянуті в роботах [14-17]. З акцентуацією на 

пошкодженні в центральному перерізі та по всій довженні елемента, такі 

пошкодження є характерні для виробничих будівель та споруд в хімічній 
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промисловості. Дослідження питання впливу при дії навантаження  корозійної 

складові впливу агресивного середовища на міцність продемонстрована в 

роботах [18-20], де акцентуація висновків є на зменшенні відносного видовження 

арматури при такому впливові. 

Найбільш поширеним дефектом є корозія арматури. В результаті корозії , 

її об’єм збільшується, що призводить до порушення цілісності захисного шару 

[21]. Процес перебігає у прихованій формі і призводить до зменшення несучої 

здатності. В залізобетонних конструкціях найбільш поширеною є електрохімічна 

корозія. В умовах експлуатації більшості конструкцій між двома елементами, які 

перебувають у контакті, виникає електрична взаємодія. У багатьох випадках 

маловуглецева сталь є анодом відносно низьколегованої. При цьому зауважимо, 

що сама маловуглецева сталь має неоднорідну структуру, що може бути 

фактором, який сприяє корозії. Візуальне відображення початкових етапів 

корозії в [21]. 

Швидкість корозії залежить від факторів, що пов’язані з кількістю кисню та 

проникністю бетону:  

- від контакту з сталлю та іонопроникністю водною фазою бетону, яка 

залежить від складу та кількості води в бетоні;  

- наявності анодних та катодних ділянок на металі, що спостерігається при 

оголенні будь-якої частини арматури; 

 - присутності кисню, який сприяє реакціям.  

Потенціально причиною корозії може бути наявність хлоридів при 

пористому бетоні. Корозія арматури призводить до зменшення площі її перерізу 

і, як результат - падіння несучої здатності елемента конструкції, споруди. 

Вплив дії агресивного середовища на згинанні залізобетонні елементи по 

робочій ширині розглянуто в праці [22] і зазначенні наступні аспекти впливу: 

Руйнування залізобетонних балок в середовищі сірчаної кислоти 

відбувається внаслідок корозії бетону і на деяких зразках в поєднанні з корозією 

арматури. Корозію бетону викликають хімічні реакції кислоти зі складниками 

цементного каменю, які містять кальцій. При цьому корозія перебігає поступово від 



 24 

 

зовнішніх шарів бетону вглиб експериментальних зразків з утворенням 

контактного шару. 

Корозійні процеси призводять до зменшення розмірів поперечного 

перерізу балок в часі по лінійній залежності. Зменшення площі перерізу 

стиснутого бетону, як і робочої висоти перерізу загалом, викликає збільшення 

напружень в бетоні і арматурі. Руйнування балок відбувається за досягнення 

напружень в арматурі межі текучості з подальшим роздробленням бетону 

стиснутої зони. В окремих випадках руйнування відбувається за похилим 

перерізом внаслідок поступової корозії фактично усіх поперечних стрижнів. 

Методика норм [23] в усіх випадках під час розрахунку згинальних 

залізобетонних елементів з корозійними пошкодженнями за тривалої одночасної 

дії агресивного середовища і навантаження не дає змоги з необхідною точністю 

визначити несучу здатність таких елементів. Розбіжності між теоретичними і 

фактичними величинами становлять до 13,7 % в бік перевищення теоретичних 

величин над експериментальними. Це пояснюється впливом корозійних 

мікротріщин як концентраторів напружень в стиснутому бетоні, і, як наслідок, 

зменшення міцності бетону за наявності корозійних процесів та тривалої дії 

навантаження; 

Розбіжність експериментальних та розрахункових величин прогинів перед 

текучістю арматури Mu
еxp становить до 14,5 %. Для більшості балок розрахункові 

величини перевищували експериментальні. За експлуатаційного рівня 

навантажень 0,7 Mu
еxp розбіжність експериментальних та теоретичних прогинів 

становить до 20 %. При цьому для більшості балок експериментальні величини 

перевищували розрахункові. 

Вплив локальної дії агресивного середовища на згинанні залізобетонні 

елементи по робочій ширині розглянуто в праці [24]. На від міну від праці [22] 

дія агресивного середовища відбувалась в стиснутій зоні бетонну елемента. Слід 

зазначити, що розбіжність між теоретичними і фактичними величинами несучої 

здатності становила до 11,2 % в бік перевищення теоретичних величин від 

експериментальних згідно норм [23]. 
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Вплив агресивного середовища на фізико-механічні характеристики 

бетону та арматури в наслідок дії агресивного середовища розглянуті в роботах 

[25-27], з акцентуацію на зниженні міцності та довговічності при тривалому 

впливі агресивного середовища в даному випадку розглядався термін 5 років. 

Впливу рівня корозії на розкриття та поширення в залізобетонних 

елементах із врахуванням варіативності фізико-механічних характеристик 

бетону та армування розглянуто в роботах [28-30]. Дослідження впливу 

розкриття тріщин в бетоні на корозію арматури розглянуто в роботах [31-36], де 

як висновок подається рекомендація обмеженням ширини розкриття тріщин  0,05 

мм в агресивних середовищах.  Розгляд питань впливу агресивного середовища 

та розвитку і поширення корозії в місцях розкриття тріщин розглянуто в значній 

кількості праць [37-49].  Як наслідок значного дослідження впливу корозії на 

несучу здатність та деформативність залізобетонних елементів зросло і 

дослідження антикорозійних рішень, найбільш поширенішим рішенням є 

використання добавок в бетоні  [50-59].  

Під біологічною корозією розуміють процеси ушкодження бетону [25], 

викликані продуктами життєдіяльності живих організмів (бактерії, гриби, мохи, 

лишайники і мікроорганізми), що поселяються на поверхні будівельних 

конструкцій. Бактерії, гриби, водорості здатні розвиватися на конструкціях з 

бетону і проникати в капілярно-пористу структуру матеріалу. Продукти їх 

метаболізму (органічні кислоти і луги) руйнують компоненти цементного 

каменю (особливо в умовах високої вологості). 

Дослідження впливу біокорозії на міцність та тріщиностійкість матеріалів 

привели до висновку, що міцність бетону, який був підданий тривалій дії різних 

видів бактерій, зменшується на 30…50%, графік залежності міцності бетону від 

часу дії біокорозії проілюстровано в [60]. 

Автори [61] досліджували вплив дефектів залізобетонних конструкцій при 

виготовленні зі зміщенням армування і сколюванням бетонну в згинаних балках 

прямокутного перерізу з утворенням крутного моменту. За дії крутного моменту 

в згинаних залізобетонних елементах можливе утворення просторових 
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спіралеподібних  тріщин від самого крутного моменту, так і значне зниження 

тріщиностійкості по нормальних і похилих перерізах в 4,7 рази. 

Значення крутних моментів, при яких з’являються перші спіралеподібні 

тріщини, в середньому, в 4,2 рази є меншими від згинальних моментів, при яких 

появляються перші нормальні тріщини в дослідних зразках-балках аналогічної 

конструкції. При цьому, наявність крутного моменту середньої величини 

(0,45Tu) знижує тріщиностійкість нормальних перерізів звичайних 

однопрогінних балок в 3,8 разів при середніх значеннях інших дослідних 

факторів. 

Особливо небезпечним є вплив дефектів і пошкоджень на згинанні 

залізобетонні елементи [62], які викликають косий згин. В такому випадку 

відбувається зміна роботи, характеру напружено-деформованого стану, міцності 

та деформативності згинанного елементна в результаті пошкодження або 

дефекту елемента. Сукупність різних факторів що утворюють косий згин можна 

поділити на ендогенні і екзогенні [62]. Внаслідок дії ендогенних факторів 

найбільш поширеним результатом є зміна геометричних характеристик 

нормального перерізу елемента залізобетонної балки – зміщення положення 

центру ваги та повороту головних осей інерції. Унаслідок цього лінія дії силової 

площини не збігається з головною віссю інерції, яка змінила своє положення, а 

отже, виникає косе згинання. 

Розгляд питання сумісної роботи арматури і бетону при наявності дефекту 

в зоні їх з’єднання розглянуто в роботах [63,64]. Де виносяться результатом 

досліджень утворення таких типів дефектів: власних (зумовлених порушенням 

технологічного процесу, пористість бетону, неякісний розподіл наповнювача і 

інші); видимі (розкриття мікротріщин); невидимі (порушення з’єднання бетону 

та арматури).   

Рішення захисту від корозії в агресивних середовищах з утворенням 

фосфатної плівки на поверхні стальної арматури, без значного  впливу на фізико-

механічні характеристики бетону та папушень сумісної роботи бетону та 

арматури розглянуті в роботах [65-69].   
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В роботі [70] оцінити місцевий пошкоджень бетонних плит шляхом 

високошвидкісного удару жорстких снарядів, було доведено, що максимальна 

деформація стиснення на зворотній стороні від удару поверхню, з подальшою 

руйнацією і високий рівень точності при розрахунку при моделюванні. 

Вплив відсутності частини перерізу в нижній зоні згинутого 

залізобетонного елемента між опорою і точкою прикладання навантаження 

дослідженого в роботі [71], з демонстрацію результатів негативного впливі на 

несучу здатність, утворення тріщин. 

Досліджень вирішення реконструкції пошкоджених залізобетонних 

елементів є значна кількість на теперішній час, можна визначити наступні 

способи: розвантаження конструкції;  влаштування нарощування та обойм із 

різних матеріалів; зміна розрахункової схеми конструкцій; зміна напруженого 

стану і ін. Виконано значну кількість досліджень з формуванням конструктивних 

рішень та метод по виконанню робіт по реконструкції залізобетонних елементів  

[72-82]. Вивчення питання напружено-деформованого стану підсилених 

згинаних залізобетонних елементів розглянуто в наступних працях [ 83-100]. 

Розвиток сучасних технологій і наявність при виконанні реконструкції 

значних обмежень внаслідок технологічних процесів виробництва де 

розміщений об’єкт реконструкції, обмеження архітектурними рішеннями та 

іншими все більше стимулює до використання сучасних композитних матеріалів. 

Дана потреба ринку стимулює досліджень за даною тематикою, на даний час на 

теренах України присвяченні наступні роботи даному питанню [101-120] та 

закордоном [121-136]. 

Основні методи  дослідження і розрахунку впливу пошкоджень за дії 

навантажень. 

Дослідженням залізобетонних елементів з акцентуацією  на роботі бетону: 

Ахвердов, И. Н. [136-138]; Вировий В.М. [139], Кизирия Г.В. [140], Кривенко 

П.В. [141], Крусь Ю.А. [142], Солодкий, С. Й. [143]; Бабушкин, В. И. [144]; 
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Байдин, О. В. [145]; Баженов, Ю. М. [146,147]; Мигунов, В. Н. [148], і інші [149- 

154]. 

Згідно чинних норм розрахунок здійснюється згідно деформаційною 

моделлю, дослідженням нелінійного розрахунку напружено-деформованого 

стану згідно даної методики займалися: Алексеев С.Н., Иванов Ф.М [155], 

Байков В.Н. [156], Бамбура А.М. [158-160], Барашиков А.Я., Сирота М.Д. [161], 

Кочкарьов Д.В. [162-163], Митрофанов В.П. [164], Павліков А.М., [165], Vijaya 

K. [166]. 

Визначення впливу пошкоджень на залізобетонні конструкції стає все 

більш актуальним на теренах України, з метою визначення технічного стану 

конструкції і будівлі в цілому. Застосування існуючих методів є частковим 

виходом із ситуації тому, що вплив пошкоджень на конструкцію має складний 

характер. Тому певні методи підходять тільки для певних умов. Яскравим 

прикладом цього є дослідження Клименко Є.В. [167]. Де при використанні 

методу на основі комплексу «ЛІРА 9.6» з порівнянням із отриманими 

результатами були зроблені нижче сказанні  висновки: 

Так, для стиснутих залізобетонних прямокутних елементів з відносно 

малими ексцентриситетами спостерігалося висока збіжність результатів 

розрахунку з експериментальними даними (коефіцієнт варіації дорівнював 

0,055). Несуча здатність зразків з ексцентриситетом прикладання сили е0 = 0,25 

м відрізняється від результатів, отриманих при натурному експерименті в кілька 

разів. На основі існуючих результатів автор удосконалив метод  згідно чинних 

діючих норм [6] з додаванням передумов і припущень. 

Для кожного випадку розрахунок складається необхідна кількість рівнянь. 

Так, для випадку позацентрового стиснення залізобетонного елемента 

прямокутного перерізу з косим пошкодженням (коли фронт пошкодження не 

паралельний жодної головної осі) розглядається п'ять рівнянь:  

• рівняння рівноваги щодо осі х; 

• рівняння суми моментів щодо осі х; 

• рівняння суми моментів щодо осі у;  



 29 

 

• статичний момент стиснутої зони бетону, щодо осі х; 

• статичний момент стиснутої зони бетону, щодо осі у. 

Спільне рішення системи рівнянь дає можливість визначити залишкову 

несучу здатність пошкодженого в процесі експлуатації бетонного або 

залізобетонного елемента, а значить, оцінити можливість його подальшої 

нормальної експлуатації або необхідність посилення. Для елементів, що 

згинаються (без розрахункової арматури в стислій зоні) система спрощується, 

оскільки немає необхідності визначати напруги в кожному окремому стрижні. 

Але в цьому випадку виникає необхідність перевірки переармованості згинаного 

елемента і в разі, якщо ξ> ξR це слід враховувати в розрахунку. 

Також слід зазначити метод для досліджень впливу дії дефектів і 

пошкоджень на згинані залізобетонні елементи, які  викликають косий згин 

зазначений в роботі [20], де внаслідок дефекту при виготовленні і пошкодженні 

відбується зміна кута нахилу силової площини в процесі навантаження із  

подальшим дослідженням впливу вище згаданого кута на міцнісні та 

деформативні характеристики елемента. 

Метод дослідження залізобетонних балок таврового профілю з 

пошкодженням полички або її втраті в стиснутій зоні бетонну в роботі [11,12]   з  

застосуванням методу [13] аналізу отриманих даних. Дана метод акцентований 

на впливі трьох основних факторів на залишкову несучу здатність 

пошкодженого елемента: пошкодження полички через відношення величини 

пошкодження до величини звисів полички; глибини пошкодження через 

відношення глибини пошкодження полички до  товщини полички і куту 

пошкодження через відношення кута пошкодження до кута нахилу полички.    

Вище сказанні методи підходять лише для певних умов через формування 

їх з акцентуацію на фактори, що суттєво впливають на напружено-деформований 

стан елемента при певних дефектах і пошкодженнях, але дана акцентуація 

значно підвищує точність розрахункових  даних і їх відповідності  до реальних. 

Потреба в неруйнівному методі діагностики частково розкривається в 

застосуванні методу вібродіагностики. Де основні переваги вібраційного методу 
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полягають в здатності відображати спільну роботу арматури з бетоном, 

вибірковості по відношенню до найбільш небезпечним дефектів.  Даний метод 

розкиває Кадамцев М.І. в своїй роботі [168].  

При проведенні дослідження в роботі [169] робиться акцент на порівнянні 

динамічних характеристик еталонної конструкції з відповідними динамічними 

характеристиками моделі з дефектом і локалізацією дефектів  з застосування 

методу вібродіагностики. Зроблені наступні висновки:  

При збільшенні розміру дефекту значення частот власних коливань 

зменшуються, а також свідчать про те, що згинальна форма коливань, є найбільш 

інформативною характеристикою для локалізації дефектів в конструкції. 

На частоту власних коливань конструкцій істотно впливає зміна розмірів і 

форми перерізу, довжини елемента, модуля пружності матеріалу, щільності 

матеріалу, захисного шару арматури, а також наявність таких дефектів, таких, як 

викришування бетону, порожнечі, необхідні для проведення комунікацій, зони 

не щільності бетону. 

При збільшенні області ушкоджень відбувається зменшення жорсткості 

перерізів балки, що викликає зменшення величин частот власних коливань. 

Найкращі результати про місцезнаходження дефекту в конструкції 

отримані за допомогою методу зміни форми коливань еталонної моделі 

конструкції і моделі з пошкодженням. Основою даного методу є критерій 

модальної збіжності (MAC). Вхідними параметрами є частоти власних коливань 

конструкції і відповідні їм форми коливань. 

Значення МАС при використанні форм коливань φ і φ* (значення 

переміщень форми коливань конструкції в ушкодженому і непошкодженому 

стані відповідно в j-ой точці моніторингу по довжині балки) визначається як: 

Похибка локалізації пошкодження балки склала 7-9 см при використанні 7 

точок моніторингу, при збільшенні числа точок моніторингу уздовж балки 

величина похибки зменшується.  наведено графік зміни форми коливань моделі 

конструкції, на якому чітко виражений пік точно вказав розташування 

пошкодженої області є відображено в [170]. 
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Загальним висновком даного методу є: доцільність використання при 

певних видах пошкоджень (автор розглядав пошкодження утворенні від 

перевантаження), потреба в подальшому дослідженні роботи даного метода при 

інших видах дефектів, рентабельність при використанні певної кількості точок 

моніторингу в залежності від виду дефекту  і об’єкта дослідження. 

При розкритті питання вібродіагностики  пошкоджень слід  звернути увагу 

на порівняння  існуючих  алгоритмів виявлення пошкоджень. 

Виходячи з вібраційних характеристик, методи ідентифікації по 

ушкодження поділяються на чотири основні категорії: природні частотні методи, 

методи форми на основі режиму, метод кривизни на основі форми, і методи, що 

використовують як форми, так і частоти режиму. В роботі [171] розглянуто дане 

порівняння, з якого можна зробити наступні висновки. Аналіз п'яти досліджених 

алгоритмів виявлення пошкоджень - це методика індикатору єдиного 

пошкодження (SDI) на основі частот, метод узагальненої фрактальної 

розмірності (GFD) на основі форми на основі режиму, метод режиму кривизни 

форми (MSK) на основі кривизни, метод обірваного згладжування (MSK)  та 

метод індексу шкоди (DIM) на базі енергії від  деформації, дав наступні 

результати в табл. 1.1. 

Таблиця 1.1 

Порівняння алгоритмів виявлення пошкоджень методу вібродіагностики 

Алгоритми Виявлення 

одиночної 

пошкодження 

Виявлення 

кількох 

пошкоджень 

Виявлення 

пошкоджень 

великої площі 

Шумовий 

імунітет 

Датчик 

відстані 

допуску 

SDI Так Ні Ні Н/З Н/З 

GFD Так Ні Ні Відмінно Відміно 

MSC Так Так Так Добре Добре 

GSM Так Так Ні Добре Добре 

DIM Так Так Так Відміно Відміно 

 Методи режиму кривизни форми та метод індексу шкоди є відносно 

надійними при високому вимірюваному шумі та значній відстані між датчиками. 

Що в свою чергу робить дані два алгоритми задовільними для дослідження 
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експериментальних зразки з пошкодженнями і порівняння результатів на основі 

них з іншими способами дослідження пошкоджених залізобетонних елементів. 

Метод діагностики базований на моніторингу в реальному часі зміни роботи 

елемента на основі  імпедансу з використанням  PZT (свинцю-цирконат-титанат) 

для залізобетонних конструкцій [169]. Метод базований на структурному 

моніторингу на базі імпедансу використовуючи зв’язок (електромеханічних 

властивостей) між накладкою  PZT і дослідною структурою. Як ідеалізованим 

прикладом є відображення електромеханічної системи в [171].  Електричний 

аспект накладки PZT  описує короткозамкненим імпедансом, а структура 

дослідного взірця представлена механічним імпедансом рухомої точки, який 

включає в себе ефект маси, жорсткості, демпфірування і граничних умов. 

Експериментальна установка для імпедансу SHM складається з тестового 

зразка, накладок PZT, аналізатора імпедансу (HP4294A) і персонального 

комп'ютера (ПК), оснащеного програмним забезпеченням для збору даних, як 

показано в праці. 

Накладка PZT живиться  від напруги або струму. Інтегрована 

електромеханічна система може бути електрично представлена електричним 

опором, на який впливає динаміка PZT і структури взірця. Чутливість до 

виявлення пошкоджень методу SHM на основі імпедансу тісно пов'язана з 

обраною смугою частот. Щоб ефективно виявити пошкодження, необхідно, щоб 

довжина хвилі збудження була меншою за характерну довжину пошкодження. 

Даний метод досліджений практично в роботі [167] за дії навантаження з 

пошкодженням  у формі засічок  по бетонну в верхній частині балки в реальному 

часі, що робить даний метод перспективним у дослідженні залізобетонних 

елементів з пошкодженнями.  

Метод питомого електричного опору є одним із видів неруйнівних методів 

дослідження корозійного стану арматури в залізобетонних елементах. Основою 

якого є залежність питомого електричного опору до питомого опору водяної 

фази в бетонні і долі об’ємного водонасичення пор з урахуванням поправочних 

коефіцієнтів від характеристик матеріалів. Даний метод був практично 
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досліджений в роботі [169], з демонстрацією практичної цінності в виявленні 

корозії і її ступеня розвитку з залізобетонних елементах. Так при значенні 

питомого електричного опору 55 - 33 кОм*см корозія була відсутня, а 

починаючи зі значення 11  кОм*см  і нижче було виявлено ураження корозією із 

залежністю різким зростанням ступеня пошкоджень  від зменшення питомого 

електричного опору. Загальним висновком даного методу є: доцільність 

використання в діагностиці пошкодження корозією на різних етапах, відсутність 

необхідності в пошкодженні елемента при діагностиці, доцільність використанні 

при діагностиці великої кількості ділянок.       

Також слід зазначити доцільність використання і створення систем 

автоматизованого проектування (САПР). Оскільки, в результаті зростання  

складності при врахуванні багатофакторності за дії навантаження і інших 

чинників за наявності пошкоджень і дефектів в залізобетонних елементах значно 

зростає розрахункова складність. Особливої уваги заслуговує створення нового 

САПР, через не можливість використання існуючих для  складних випадків 

пошкоджень і дефектів або їх комбінації, або високу трудозатратність. 

Дослідження формування модульної схеми для  вузькоспеціалізованої 

інтегрованої САПР для діагностування технічного стану об’єктів будівництва є 

розкрито Єременко Б. М. в роботі [172].  

Варіанти чисельного моделювання для прогнозування механічних 

пошкоджень бетонних конструкцій внаслідок об'ємного розширення продуктів 

корозії розкриті в [173]. Запропонування авторами універсальної чисельної 

моделі пошкодження корозії в бетоні має наступні принципи: 

• ряд варіантів моделювання утворення та розповсюдження тріщин;  

• здатність приймати будь-яку форму корозії навколо армуючих брусків;  

• можливість включення в аналіз статичних і динамічних напружень та 

початкових тріщин та температурних тріщин;  

• модулі до і після обробки, які пропонують можливості автоматичної 

генерації сітки та візуальне зображення розповсюдження тріщин. 
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Формування методики моделювання мікро та макро пошкодження, через 

використання ізометричної модель пружного пошкодження. З допомогою 

з’єднання двох змінних пошкоджень від розтягу та стиску. Розглянуто в праці 

[173]. 

Але на теперішній час використання методу скінчених елементів не 

враховує можливого підсилення сумісного негативного впливу при корозії,  

внаслідок  взаємозв’язок впливу концентрації напружень і корозійного 

середовища на витривалість сталей, що вони підсилюють дію один одного. 

Дослідження даного питання розглянуто в роботах [174-178], які демонструють 

аргументацію підсилення негативного впливу і пришвидшення руйнування. 

Пошкодження внаслідок в корозії мають складний нелінійний ефект при 

руйнуванні, наприклад корозійне розтріскування. Дане руйнування найчастіше 

зустрічається в зварних конструкціях із напруженими елементами [179-182], 

наявність подібних складних ефектів значно ускладнює використання методу 

скінчених елементів. 

Дослідження [183], де акцентуація робиться моделювання нелінійної 

роботи залізобетонних балок та впливу отворів у них , порівнюючи результати 

теоретичних даних, отриманих з нелінійної cкінцево-елементної моделі, з 

результатами дослідження повномасштабних моделей балок 

 Побудова нелінійної моделі залізобетонної балки виконувалась 

дискретним методом, доступним в ANSYS, при якому для моделювання бетону 

використовуються тверді елементи з можливостями розтріскування, дроблення 

та пластичності, тоді як елементи армування - виключно з пластичними 

характеристиками. 

Результати випробування двох повномасштабних залізобетонних балок 

автори порівнювали з теоретичними результатами, отриманими шляхом аналізу 

нелінійних моделей в ANSYS. Обидві балки мали проліт 2200мм та січення 

320х120мм. Балка В1 була цільною, а балка В2 - з отвором 360 × 80 мм в зоні 

зрізу. 
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Результати експерименту демонструють наочний вплив наявності отворів 

у зоні зрізу залізобетонної балки. Для досліджуваних балок результати виявили 

зниження нормативної міцності на 20%, а граничної – на 40%. В той же час 

жорсткість елемента зменшилась на 20%, а точка максимального переміщення 

змістилась в сторону розташування отвору.  Виконуючи порівняння 

безпосередньо теоретичних та експериментальних значень, отриманих в ході 

дослідження, автори доходять висновку, що відповідність результатів є 

достатньо високою. 

В роботі [184] розглянуто етапи розвитку основні положення та варіації 

напрямків скінцево-елементного моделювання залізобетонних елементів, 

приводить базові логіки та принципи створення скінцево-елементної моделі як 

лінійно-, так і нелінійно-напруженого стану залізобетонних елементів методами 

програмного комплексу ANSYS. Де автор викладає процес побудови та аналізу 

моделі згинаної залізобетонної балки, та доходить висновку щодо ефективності 

математичного моделювання залізобетонних елементів у порівнянні з 

результатами дослідження методом експерименту. 

У статті  [185] проведено детальний нелінійний аналіз механічної 

поведінки залізобетонних конструкцій при сейсмічних впливах на прикладі 

повномасштабної кінцево-елемнентної моделі 5-поверхової будівлі із 

залізобетонним каркасом до та після виконання підсилення нарощенням 

залізобетонної діафрагми. 

Автори виконали дослідження роботи залізобетонної діафрагми у 

нелінійній постановці для шістьох варіантів конструювання з різними 

комбінаціями таких параметрів: клас бетону, міцність арматури, наявність 

відповідного анкерування, теоретичне горизонтальне навантаження на 

конструкцію. Створення детальної КЕ моделі та графічне виведення результатів 

було виконано методами програмного комплексу FEMAP, а безпосередній 

розрахунок – у процессорі ReConAn FEA. 

В підсумку автори виконують порівняння результатів моделювання з 

аналітичними результатами згідно Eurocode та дають оцінку відповідності 
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отриманих даних Загальний приріст сейсмічної стійкості конструкції за рахунок 

нарозування діафрагми виявився рівним 333%, однак параметричний розрахунок  

підтверджує важливість забезпечення надійного закріплення стінки до 

існуючого каркасу. При недостатньому анкеруванні ефективність діафрагми 

може зменшитись більш ніж на 50%, що призводить до підвищення витрат на 

реконструкцію. Дослідження виявили, що результати розрахунку несучої 

здатності, отримані згідно Eurocode мали запас близько 20%. 

Використання в дослідженнях  нелінійної роботи похилих перерізів 

залізобетонної балки, розглянуто в роботі [186] пропонує поліпшений 

аналітичний метод розрахунку основних параметрів тріщиноутворення у 

залізобетоні, а також проводить порівняння експериментальних, аналітичних та 

результатів згідно КЕ моделі. Відхилення результатів аналітичного розрахунку 

від експериментальних становила приблизно 8%. Значення, отримані за 

допомогою ABAQUS перевищують експериментальні в межах 16..27%. 

У статті [187] було виконано чисельний аналіз поведінки залізобетонної 

балки при дії різноманітних навантажень та варіантів конструювання, з акцентом 

на вплив високих температур, а також дослідження впливу різних елементів 

армування залізобетону на несучість здатність конструкцій після попереднього 

моделювання дії вогню і руйнування матеріалу балки, як результ. 

 Створення та математичних моделей залізобетонних балок, наведених у 

роботі, задання їх властивостей, накладання граничних умов та прикладення 

навантаження, було виконано методами програмного комплексу FEMAP, а 

подальший розрахунок - методами MASA (Macroscopic Space Analysis). Аналіз 

виконувався на моделях з подібними геометричними характеристиками, але при 

різних варіантах конструювання армуючого каркасу.  

Дослідження залізобетонних елементів в розрахунковий програмах має 

досить вагомий вплив для порівняння теоретичних та експериментальних 

величин. У статті [188], автор досліджує вплив сейсмічних зусиль (вертикальні 

гравітаційні та бокові сейсмічні сили) на з’єднання системи «плита-колона». Ця 

система додатково підсилюється неармованою бетонною капітеллю. Таке 
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підсилення зменшує можливість продавлювання, проте через бокові сейсмічні 

сили капітель може відколотись та обвалитись, що значною мірою послабить 

конструкцію каркасу.  

Постановка даної задачі полягає в порівняння  роботи аналітичної 

скінчено-елементної моделі із експериментальним дослідженням, тобто 

підтвердженням моменту появи тріщин між колоною та плитою до повного її 

руйнування.  

Похожі дослідження раніше проводились вченими із університету Берклі, 

проте відмінність полягала в тому, що вони використовували аналітичну модель, 

тоді як автор статті використав тривимірну модель із різними матеріалами: 

нелінійну модель бетону, яка дозволила врахувати появу тріщин, дроблення 

бетону; пластичну нелінійну модель арматурних стрижнів з можливістю 

прослизування арматури на межі «бетон-арматурний стержень» при циклічному 

навантаженні. Розробка моделі була розроблена в розрахунковому комплексі 

«DIANA», на основі звіту компанії «DEATON» про розрахунок залізобетонних 

з’єднань при циклічних навантаженнях.  Як підсумок даної статті, автор описує 

вплив відсутності армування капітелі при сейсмічних навантаженнях приводить 

до очікуваної появи тріщин по периметру продавлювання та появи видимих 

скрізних тріщин між з’єднанням колони та плити, що приведе до подальшого 

руйнування каркасу через відрив капітелі. 

Дослідження [189]  впливу вибуху  на елементи всередині з/б каркасу, при 

використанні нелінійної моделі бетону та арматурних стрижнів в програмному 

комплексі «FEMAP». Задана модель бетону характеризується міцністю на стиск 

в 48 МПа. Розмір конструкції складає 6×3,5×6,25 м (довжина, ширина та висота 

по внутрішньому контурі).  

Експериментальний та теоретичний тиск, що виникнув в конструкції 

показав подібні результати, тоді як вибуховий імпульс коливався в межах 15%. 

Також результати показали, що розрахункова ударна хвиля розповсюджувалась 

близько 30 м, тоді як виміряна – на 20, 30, 40 та до 80 м. 
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Отримані результати показали, що руйнування конструкції відбувається 

через руйнування вузлів стикування стіни із фундаментом та із плитою 

перекриття, а також по кутах споруди. Це пов’язане із впливом концентрації 

напружень у цих місцях. 

Дослідження нелінійності також досліджував автор статті [190], в якій він 

описує проблематику сучасного моделювання нелінійних матеріалів на основі 

залізобетонної скінчено-елементної моделі Т-подібної мостової балки. 

Проблематика моделі полягає в відсутності єдиної, універсальної моделі для 

бетону, та розгляд  кількох варіантів. Іншою проблемою є те, що використання в 

Україні розрахункового комплексу «NASTRAN NX» не є широко 

розповсюдженим, та є важким для використання через відсутність досліджень. 

Проте,  для розрахунку було обрано програму «NASTRAN NX» із підв’язкою до 

програми «FEMAP», що дало можливість створити модель максимально 

наближену до реальної поведінки балки. 

В статті [191], описано дослідження залізобетонної балки підсиленої 

вуглепластиковою арматурою. Його сутність полягає у впливі 

вуглепалстикового армування на несучу здатність балки при різних ступенях 

навантаження та порівняння аналітичного та експериментального дослідження. 

Як результат, деформації що викинили при експериментальному дослідженні 

показали меншу деформативність, ніж аналітичний метод, що вказує на 

недосконалість моделі матеріалів та на перспективу їх дослідження. 

Дослідження в галузі прогинів плити та розкриття тріщин залізобетонної 

плити перекриття [192], показали що розрахунковий комплекс «ANSYS» показує 

більше менш достовірні результати для невеликих плит (3×2 м). Модель бетону 

задана як нелінійна. Дана стаття базується на отриманих результатах, які 

доводять розповсюдження діагональних тріщин в нижній зоні плити до повного 

її руйнування. Також акцентується на тому що ПК «ANSYS» має хорошу модель 

лінійного навантаження, наближену до реальності. Використання скінчено-

елементної моделі дозволяє значною мірою спростити результати 

експериментальних досліджень та зменшити вартість самих досліджень. 
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Висновок з розділу 1. 

1. При аналізі наукових досліджень встановлено доцільність 

подальших дослідження питання пошкодження залізобетонних елементів, як на 

теренах України так і за кордоном. 

2. В значній мірі дослідження акцентуються на пошкоджені армування 

і бетону, без сумісного впливу. Дана тенденція обумовлена:  

• значним зростанням складності, як практичного так і теоретичного 

виконання; 

• необхідністю бази даних пошкодженні окремо бетону і армування для 

аналізу на їх основі сумісного впливу двох типів пошкодження; 

• більша доцільність досліджень пошкодження з дефектами чим сумісного 

пошкодження бетону і армування. 

3. Доцільність досліджень впливу пошкодження на згинаний 

залізобетонний елемент з кількома факторами впливу, оскільки виконання 

самого пошкодження без додаткового фактору впливу на елемент наприклад, як 

навантаження має низький рівень практичності.  

4. Є незначна кількість досліджень пошкоджень стиснутого бетону, 

особливо є багато нерозкритих питань впливу пошкодження за дії навантаження. 

Особливо є актуальне дане питання для згинанних залізобетонних елементів. 

5. Малодослідженим є питання напружено – деформованого стану 

згинаних залізобетонних елементів з пошкодженням за рівня навантаження із 

наявністю дефекту.   
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РОЗДІЛ 2. МЕТОДИКА ЕКСПЕРИМЕНТАЛЬНИХ ДОСЛІДЖЕНЬ 

Визначення пріоритетних факторів для дослідження. 

При аналізі досліджень, основним питанням стало визначення 

пріоритетних факторів для дослідження, оскільки варіативність цих факторів 

при дослідженні пошкоджених залізобетонних елементів є значна. 

В експериментальних дослідженнях найбільш доцільне використання не 

більше двох факторів з метою ідеалізації виконання експерименту, тому зазвичай 

використовують двофакторний дисперсійний аналіз. Його доцільність є в 

наявності неоднорідних даних в стовпцях факторів, у випадку значного впливу 

одного із факторів (див. таб.2.1).  

Таблиця 2.1  

Таблиця даних двофакторного дисперсійного аналізу 

Рівні 

фактора В 

Рівні фактора А 

1 2 3 k 

1 X11 X12 … X1k 

2 X12 X22 … X2k 

… … … …  

n Xn1 Xn2 … Xnk 

Для опису даних таблиці в більшій мірі використовують адитивну модель, 

яка передбачає, що значення відгуку є сумою внесків окремо кожного із факторів 

bi і tj, а також незалежної від факторів випадкової компоненти εij: 

𝑥𝑖𝑗 =  𝑏𝑖 + 𝑡𝑗 + 𝜀𝑖𝑗 (2.1) 

 

 Для визначення впливу факторів, для подальшого формування програми 

досліджень, використано математичні напрацювання [40]: 

𝑁 = 𝑝𝑘 (2.2) 

Де p є кількість рівнів факторів, k є кількість факторів. При аналізі 

пріоритетності двох основних факторів застосовано методику планування 

експерименту 22 з ефектом взаємодії факторів описану в [40]. Де рівняння 

регресії буде мати вигляд: 

𝑦 = 𝑏0 + 𝑏1𝑥1+. . . +𝑏𝑘𝑥𝑘 (2.3) 
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Коефіцієнти обраховуються за формулою: 

𝑏𝑗 =
∑ 𝑥𝑗𝑖𝑦𝑖

𝑁
𝑖=1

𝑁
; 𝑗 = 0,1, … , 𝑘 

(2.4) 

Зокрема для b1 і b2 : 

𝑏1 =
−𝑦1 + 𝑦2 − 𝑦3 + 𝑦4

4
   

(2.5) 

𝑏2 =
−𝑦1 − 𝑦2 + 𝑦3 + 𝑦4

4
     

 (2.6) 

Тоді коефіціент b0  визначається з залежності: 

За даною методикою розглянуто фактор х1 і х2 , де х1 є рівень навантаження 

0,3 від руйнівного, а х2  пошкодження що несе в собі втрату захисного шару в 

стиснутій зоні бетонну в розмірі 30мм. Розглядаємо дані фактори, як най-більш 

поширенні в практиці. Отже, y = b0, де b0 є середнім арифметичним параметром 

оптимізації. Для виконання цієї операції введемо вектор-стовпець фіктивної 

змінної х0, яка набуває у дослідах значення +1.  В даному дослідженні 

розглядається залізобетонна балка, де армування виконане у вигляді робочої 

розтягнутої  арматури Ø14 мм, стиснутої арматура в зоні максимальної 

поперечної сили – Ø10 мм. Бетон використано марки С35/40. Поперечне 

армування виконано гладкою арматурою  Ø8 мм розміщена в приопорних зонах 

із схемою пошкодження рис.2.1. 

а)     б) 

Рис. 2.1. Схема пошкодження, зняття захисного шару в стиснутій зоні 

бетону: а) б) 

𝑏0 =
∑ 𝑦𝑖

4
 

 (2.7) 
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Розрахункова схема балки рис.2.2 виконана, за схемою однопролітної 

балки на двох опорах, завантаженою двома силами на однакової відстані від 

опор, з метою утворення «чистого згину». 

Рис. 2.2. Розрахункова схема балки. 

При формуванні матриці взаємодії двох факторів приймаємо, що  при 

наявності фактора хi або хj фактори мають “+” значення, при відсутності “-” 

значення. Наприклад при наявності навантаження і відсутності пошкодження, 

отри-маєм значення в рядку +х1 і -х2. Значення yi є несуча здатність балки при 

різ-них комбінаціях факторів табл.2.2, наприклад при 1 варіанті y1 визначається, 

як несуча здатність при наявності пошкодження (втрата захисного шару в розмірі 

30мм.) і навантаженні рівному 8,786 kN (рівень навантаження 0,3 від 

руйнівного). 

 Табл. 2.2 

Табличний вигляд розподілу вибірки. 

 

 

 

 

 

 

 

Отриманні наступні значення коефіцієнтів для рівняння регресії b0=13,993, 

b1 = -2,866, b2 = -2,049, b12 = 0,055. Рівняння регресії матиме наступний вигляд : 

№

№ 

x0 x1 x2 x1 x2 y 

1

1 

+ + + + 9,133 

2

2 

+ - + - 14,756 

3

3 

+ + - - 13,12 

4

4 

+ - - + 18,964 
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 Отриманні результати вказують на зменшення несучої здатності при 

збільшенні фактора  х1 і х2 , де більш вагоміший вплив несе фактор х1. Також 

дане рівняння вказує сумісну дію двох факторів. Отже, ключовим фактором є 

рівень навантаження. 

Програма експериментальних досліджень залізобетонних балок. 

З метою виконання дослідницької роботи було виготовлено 28 

залізобетонних балок, 12 бетонних кубиків, 16 бетонних циліндрів та 8 бетонних 

призм (рис. 2.3.). 

а)                                       б) 

Рис. 2.3. Загальний вигляд експериментальних зразки: а) б) 

Об’єкти дослідження поділялися на дві серії:  1-а серія – залізобетонні 

балки з одиничним армуванням; 2-а серія – залізобетонні балки з одиничним  

армуванням, які є недоармовані. В 1-ї серія передбачено випробування 12 зразків 

та в 2-ї серія 16 зразків,  в обох серіях змінними параметрами виступають 

навантаження від несучої здатності контрольних зразки та тип пошкодження 

(табл. 2.3).   

      = 13,993 − 2,866𝑥1 − 2,049𝑥2 + 0,055𝑥1𝑥2                       (2.8)                                                   
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Кожна балка має індивідуальний шифр. Для ілюстрації БП 1.2.1-0,3-20, 

балка 1-ї серії; 2-те дослідження 1-ї експериментальний зразок;  при рівні 

навантаження 30% від руйнівного контрольного взірця; з шириною 

пошкодження 20 мм. 

Табл. 2.3 

Програма експериментальних випробувань 

Серія 
№ 

п/п 

Маркування 

досліджуваних 

зразків 

Тип випробовування 

1 

1 

БК 1.1.1-0 Без пошкоджень (контрольний зразок) 

БП 1.1.2-0-20 
З  пошкодженням 20*30мм по центру зони чистого згину при 

навантаженні 0%  від несучої здатності контрольних зразків. 

2 БП 1.2.1-0,3-20 
З  пошкодженням 20*30мм по центру зони чистого згину при 

навантаженні 30%  від несучої здатності контрольних зразків. 

3 

БП 1.3.1-0,5-20 
З  пошкодженням 20*30мм по центру зони чистого згину при 

навантаженні 50%  від несучої здатності контрольних зразків.  

БП 1.3.2-0,5-80 
З  пошкодженням 80*30мм по центру зони чистого згину при 

навантаженні 50%  від несучої здатності контрольних зразків.  

4 БП 1.4.1-0,7-20 
З  пошкодженням 20*30мм по центру зони чистого згину при 

навантаженні 70%  від несучої здатності контрольних зразків.  

2 

5 БК 2.5.1-0 Без пошкоджень (контрольний зразок) 

6 

БП 2.6.1-0-20 
З  пошкодженням 20*30мм по центру зони чистого згину при 

навантаженні 0%  від несучої здатності контрольних зразків. 

БП 2.6.2-0-80 
З  пошкодженням 80*30мм по центру зони чистого згину при 

навантаженні 0%  від несучої здатності контрольних зразків. 

7 БП 2.7.1-0,3-80 
З  пошкодженням 80*30мм по центру зони чистого згину при 

навантаженні 30%  від несучої здатності контрольних зразків. 

8 

БП 2.8.1-0,5-20 
З  пошкодженням 20*30мм по центру зони чистого згину при 

навантаженні 50%  від несучої здатності контрольних зразків. 

БП 2.8.2-0,5-80 
З  пошкодженням 80*30мм по центру зони чистого згину при 

навантаженні 50%  від несучої здатності контрольних зразків. 

9 БП 2.9.1-0,7-80 
З  пошкодженням 80*30мм по центру зони чистого згину при 

навантаженні 70%  від несучої здатності контрольних зразків. 

10 БП 2.10.1-0,5-80 

З  пошкодженням 80*30мм зі зміщенням від центру зони 

чистого згину при навантаженні 50%  від несучої здатності 

контрольних зразків. 
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Конструкція дослідних зразків. 

Експериментальні взірці, залізобетонні балки довжиною 2100 мм, 

поперечним перерізом 200х100 мм. Розрахунковий проліт дослідного зразка 

1900 мм. Розташування петель зміщене більше до країв з метою можливості 

виконання експерименту (рис. 2.4).  

Рис. 2.4. Опалубне креслення дослідних зразків 

Рис. 2.5. Конструкції та армування дослідних зразків 
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Армування залізобетонних балок 1-ї серії виконане у вигляді робочої 

розтягнутої  арматури Ø14 мм, стиснутої арматура в зоні максимальної 

поперечної сили – Ø10 мм. Поперечне армування виконано гладкою арматурою  

Ø8 мм розміщена в приопорних зонах з кроком  (рис. 2.5). 

Армування залізобетонних балок 2-ї серії виконане у вигляді робочої 

розтягнутої  арматури Ø12 мм, інше армування залишається  ідентичним 1-ї серії. 

Виготовлення каркасів для дослідних зразки здійснювалось в заводських умовах, 

виконання здійснювалось на спеціалізованих стендах.  

Фізико-механічні характеристики матеріалів дослідних балок. 

Здійснено випробування зразки армування, які були взято при 

виготовленні арматурних каркасів. Дослідні зразки довжиною 400 мм, 

випробувано на розтяг,  з метою визначення характеристик арматурної сталі. 

Випробування проводились на розривній  машині FP 100/1 (рис. 2.6, 2.7). 

Рис.2.6. Випробування на 

розривній машині FP 100/1 

 

Рис.2.7. Загальний вигляд 

випробуваних арматурних взірців 
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Рис. 2.8. результати випробування арматури: а) діаграма розтягу арматури Ø 12; 

б) діаграма розтягу арматури Ø 14; в) діаграма розтягу арматури Ø 10; г) 

діаграма розтягу арматури Ø 8;   

Здійснено випробувано по три взірця для кожного діаметру армування, які 

зображено на рис.2.8.                                                                                                     

Визначені фізико-механічні властивості арматури: 

ø14 - fyk = 651 МПа, ɛs0=270x105, Es = 210 ГПа; ø12 -  fyk = 614 МПа,                          

ɛs0 = 255x105, Es = 210 ГПа; ø12 fy = 614 МПа, ɛs0 = 232x105, Es = 210 ГПа.  

а) б) 
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Отриманні дані демонструють приналежність армування до класу А500С. 

Дані результати можуть слугувати для розрахунку конструкцій з використанням 

повної не лінійної діаграми деформування армування, так і при спрощенні до  

дволінійної. 

Визначення фізико-механічних характеристик здійснювалось з 

використання стандартних зразків призм, циліндрів і кубиків, згідно норм []. 

Виготовленні взірці виконанні з того ж замісу що залізобетонні балки 

(експериментальні зразки). Розміри виконаних зразки прийнятті з огляду на 

масштабний коефіцієнт []. При випробуванні експериментальних зразки були 

використанні індикатори годинникового типу (рис.2.9), для визначення 

параметрів деформативності, а також початкового модуля пружності бетону 

Випробування  проводились у віці 28 діб, з метою отримання базисних 

даних для подальшого дослідження залізобетонних балок (експериментальних 

зразків). Дослідження виконувалось на пресі ПГ-250. Випробування бетонних  

зразки продемонстроване на рис.2.11.  
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Рис. 2.9.  Загальний вигляд 

випробування бетонної призми 

Рис. 2.10.  Спрощена діаграма стану 

бетону для розрахунку 
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Рис. 2.11. Випробовування бетонних зразків: а) випробувані куби; б) 

випробувані призми; в) випробувані циліндри на розколювання; г) випробувані 

циліндри на стиск 

Табл. 2.2 

С
ер

ія
 

в
и

п
р

о
б

у
в

а
н

ь
 

Зразок 
Геометричні 

розміри (мм) 

fck,cube 

МПа 

fck, 

МПа 

fctk 

МПа 

fck,prism 

МПа 

Eck, 

ГПа 
υ Клас 

 

1 

Куби 150*150*150 49,64   37,23   

С35/45 

 

Призми 150*150*600 47,65   35,74 31,44 0,17  

Циліндри (на 
стиск) 

100*200  47,13      

Циліндри (на 
розк.) 

100*200   4,75     

2 

Куби 150*150*150 45,56   34,17    

Призми 150*150*600 47,65   36,1 30,6 0,17  

Циліндри (на 
стиск) 

100*200  45,33      

Циліндри (на 
розк.) 

100*200   5,33     

г) 

б) 

в) 

а) 

                      Фізико-маханічні характеристики бетонну 
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Результати досліджень фізико-механічних властивостей бетону при 

випробуванні кубів, циліндрів та призм  відображенні в табл.2.2. 

Опис дослідної установки та методика проведення експериментальних 

досліджень 

Дослідження проводилось за схемою однопролітної балки, де 

розрахункова довжина становила l0=1900 мм. Навантаження здійснювалось 

двома зосередженими силами розміщеними в 1/3 прольоту балки. Прикладання 

сили було здійснено за допомогою гідравлічного домкрата через розподільчу 

траверсу, рухомий та нерухомий кільцевий динамометр (рис.2.12). Розміщення 

кільцевих динамометрів зроблено для збільшення висоти між траверсою і 

дослідним зразком та можливості виконання пошкодження за дії навантаження. 

Рис. 2.12.  Стенд для випробування: 1) однопролітна балка; 2) нерухомий 

кільцевий динамометр; 3) нерухомий кільцевий динамометр; 4) розподільча 

траверса. 

Для вимірювання деформацій  бетону використовувались індикатори 

годиникового типу І1…І8 з базою 20 см в зоні між прикладеними силами крок 

індикаторів 40 мм (рис.2.14). Індикатори І11…І14 розміщувались в місці 

максимальних напружень бетону. Дані індикатори демонструють пікові 

деформації і захоплюють в своїй базі зону пошкодження бетону (рис.2.14). На 

етапах до нанесення пошкодження і після максимальні деформації на стиск 

демонструють І15 і І16. Вимірювання деформацій арматури виконували за 

допомогою індикаторів І9 і І10. Просідання на опорах стенду вимірювали з 
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допомогою прогиномірів П1 і П5.  Прогиноміри Аістова П2…П4 застосовували 

для вимірювання прогинів балки (рис.2.14).  

Рис. 2.14.  Схема розташування приладів. 

 

Випробування виконуються по-етапно, з кроком прикладання 

навантаження 0,1 Mult навантаження від вичерпання несучої здатності 

контрольного взірця. Даний крок виконується до 0,3 Mult або появи перших 

тріщин. Такий самий крок  (0,1 Mult) застосовується при досягненні 0,8-0,9 від 

розрахункового руйнівного значення для дослідного зразка. Нагляд на 

Рис. 2.15.  Загальний вигляд розміщення 

приладів на об’єкті дослідження  

Рис. 2.16.  Загальний вигляд розміщення 

приладів на об’єкті дослідження на 

зворотній стороні 
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утворенням і розвитком тріщин здійснюється за мікроскопом МПБ-2 із ціною 

поділки 0,05мм. Загальний вигляд встановлених вимірювальних приладів див. 

рис. 2.15-16. 

Виконання пошкодження здійснюється за допомогою штроборіза. В 

залежності від типу пошкодження прилад налаштовується за наступними 

параметрами: висота пошкодження; крок між дисками; кількість дисків. Під час 

виконання експериментальних досліджень, пошкодження виконували покроково 

в декілька етапів, для імітації ефекту поступового виникнення пошкодження.  

З метою дослідження впливу дії пошкодження при дії навантаження 

пошкодження здійснювались в кілька етапів з кроком 10 мм. На кожному етапі 

пошкодження проводилася витримка в часі для стабілізації та перерозподілу 

навантаження на дослідний зразок, після чого відбувалось зняття показів 

вимірювальних приладів та спостереженням за поширенням та розкриттям 

тріщин (рис2.17).  

В дослідженні розглядалося два типи пошкодження: “точкове” розмірами 

2030мм, дане пошкодження імітує вимивання, волосяні тріщини (утворенні 

зовнішніми чинниками) та інші; “розподілене” розмірами  8030мм імітує 

пошкодження із втратою значного шару бетону що сприймає максимальні 

стискаючі зусилля. 

Рис. 2.17.  Загальний вигляд етапного пошкодження за дії навантаження 
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Для залізобетонних балок пошкодження здійснюється етапами з кроком 

10,20,30 мм. Дослідним взірцям БК 2.6.1-0-20 і БК 1.1.2-0-20 виконували 

пошкодження одним етапом з використанням двох дисків (рис.2.18).  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

. 

 

Рис. 2.18.  Загальний вигляд пошкодження до дії навантаження розмірами 

20*30мм 

Рис. 2.19.  Загальний вигляд  виконання проміжних етапів пошкодження за дії 

навантаження розмірами 80*30мм 
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Виконання проміжних етапів по ширині пошкодження із зростанням 

висоти надає можливість підвищити точність, виміру зміни відносних 

деформацій бетону та головного армування під дією навантаження рис. 2.19. 

 Висновок з розділу 2 

1. Виконано двофакторний аналіз для визначення пріоритетності 

впливу кожного з факторів. Після проведення математичного аналізу визначено, 

що основним фактором є рівень навантаження, а другорядний фактором 

виступає розмір пошкодження в стиснутій зоні бетону . 

2. Сформовано методику випробувань з виконанням пошкодження 

згинаних залізобетонних елементів прямокутного перерізу в зоні чистого згину. 

Пошкодження виконувалось при рівнях навантаження 0,0.3,0.5,0.7Mult від 

контрольних зразки. Пошкодження виконується в двох варіантах точкове та 

розподілене. 

3. Сформовано програму досліджень, відповідно до якої було 

виготовленні дослідні балки. Експериментальні зразки поділяються на дві серії, 

де перша серія з головною арматурою ∅14 А500С, а друга з головною арматурою 

∅12 А500С. 

4.   Виконано випробування контрольних зразків бетону та арматури та 

встановлено фізико-механічні характеристики матеріалів. Де фізико-механічні 

характеристики записані в вигляді діаграм  − . 
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РОЗДІЛ 3. РЕЗУЛЬТАТИ ЕКСПЕРИМЕНТАЛЬНИХ ДОСЛІДЖЕНЬ 

Несуча здатність експериментальних балок.   

3.1.1. Несуча здатність експериментальних балок першої серії. 

Згідно розробленої програми досліджень було випробувано контрольні 

взірці для отримання первинних даних при плануванні наступних досліджень.  

Експериментальні взірці БК 1.1.1-0 серії 1-ї випробувались без пошкоджень і 

дефектів. Робоче армування  214 А500С для даної серії.  

Рис. 3.1.  Графік деформації арматури (зліва) та стиснутого бетону (справа) 

непошкоджених балок БК 1.1.1-0 серії 1-ї 

На рис 3.1 наведено залежність зміни деформацій в стиснутій зоні бетону і 

в розтягнутій  арматурі з залежністю від дії навантаження. Усереднене значення 

І9 та І10 відображає деформації  арматури. Оскільки пошкодження виконувалося 

в зоні баз  І15 та І16 покази для порівняння відносних деформацій що працює на 

-180 -130 -80 -30 20 70

0

2

4

6

8

10

12

14

16

M
, к

Н
м

відносні деформації бетону

відносні деформації арматури

ɛ=
8

2
,1

*1
0

^-
5

M=10,98 кНм

M=4,94 кНм

ɛ=
-1

2
5

*1
0

^-
5

ɛ=
-4

8
,0

8
*1

0
^-

5

ɛ=
2

2
,4

*1
0

^-
5

ɛ=
5

3
,2

*1
0

^-
5

Графік деформацій:

ɛ=
-1

7
5

,5
*1

0
^-

5

M=15,4 кНм



 56 

 

стиск, беруться з показів індикатора годинникового типу І11. Покази І11 

відображатимуть максимальні стискаючі деформації в взірцях з пошкодженням. 

Рис. 3.2.  Зразок зон зняття замірів індикаторами годинникового типу 

Відображення зміни деформацій в бетонні при дії навантаження в трьох 

зонах, де розміщенні індикатори годинникового типу на бетонні (рис.3.2). Дані 

отриманні від контрольних зразки буть використанні для аналізу просторової 

зміни напружень в елементі при дії навантаження з пошкодженням. Особливо 

доцільне порівняння при нерівномірному пошкодженні.  

При аналізі графіків див. Додаток А рис.A.1 і рис.A.2 різниця в показах 

деформацій і відповідно розміщення зони з нульовими деформаціями, в межах 

допустимої похибки з врахуванням розкриття тріщин. Таким чином дані 

отриманні з індикаторів І1-4 та І5-8  (див. рис.3.2) доцільно використовувати при 

аналізі перерозподілу внутрішніх напруженнях при нерівномірному 

пошкодженні за дії навантаження. 
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Рис. 3.3.  Графік деформації бетону в 2-ї зони в непошкоджених балок                    

БК 1.1.1-0 серії 1-ї 

Відображення  зміни деформацій в бетонні в центральному перерізи 

відображає 2-га зона зняття показів (рис.3.3). Градація рівня навантаження 

М=15,4 кНм, М=10,2 кНм та М=4,9 кНм які розглядаються для порівняння, 

обумовлена порівняння відносних деформацій між етапами з пошкодження. 

Також, дані які надає 2-га зона зняття показів дають можливість побудови 

графіку зміни реальної висоти стиснутої зони “х” від навантаження.  Графік 

рис.3.4 демонструє різке зменшення х в першій стадії напружено деформованого 

стану та стабілізацію в наступній. 

Критеріям вичерпання несучої здатності виступало досягнення 

деформацій головної арматури початку межі текучості. При досягненні 𝜎𝑦 = 𝑓𝑦   

відбувалося значний приріст деформацій бутону та армування. Для зразків 2-ї 

серії досягнення межі текучості призвело до більш  різкого зростання  

деформацій, чим для зразків 1-ї серії. 
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Рис. 3.4.  Графік зміни реальної висоти бетону в 2-ї зони в непошкоджених 

балок БК 1.1.1-0 серії 1-ї 

 

Рис. 3.5. Руйнування контрольних балок БК 1.1.1-0  серії 1-ї, вигляд з 

зовнішньої сторони (а), вигляд з внутрішньої сторони (б) та в зоні чистого 

згину (в) 

Руйнування відбулось при навантаженні Mult=25,7 кНм. Вичерпання 

несучої здатності відбулось при Мs,y=22,20кНм. Відображене руйнування на 

рис.3.5 демонструє утворення руйнівної  наскрізної тріщини в елементі по всій 

робочій висоті елемента.   
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б) 
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Рис. 3.6.  Графік деформації арматури (зліва) та стиснутого бетону (справа) 

пошкоджених балок БП 1.1.2-0-20 серії 1-ї 

Експериментальні взірці БП 1.1.2-0-20 пошкоджувались до дії 

навантаження, розмірами 20*30 мм (див. рис.2.18). Вплив пошкодження на 

несучу здатність елемента, відображається в зростанні відносних деформацій 

при ідентичному навантаженні в порівнянні з контрольними взірцями                         

БК 1.1.1-0: відносні деформації арматури “ɛs” зросли при М=4,9 кНм відносно 

БК 1.1.1-0  на  17,91%;  відносні деформації стиснутого бетону в зоні нижньої 

площини пошкодження  “ɛс” при М=4,9 кНм  зросли на 38,46%; при М=10,98 кНм 

ɛs зросли на 19,23%, ɛс на 41,36%; при М=15,4 кНм ɛs зросли на 23,01%, ɛс на 

56,27% (рис.3.6). Отже, пошкодження призводить до динамічного зростання 
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деформацій бетону та арматури при збільшенні навантаження, особливо при 

досягненні межі текучості арматури в порівнянні з БК 1.1.1-0.  

Рис. 3.7.  Графік деформації бетону в 2-ї зоні в пошкоджених балок                    

БК 1.1.2-0-20 серії 1-ї 

Пошкодження виконане до дії навантаження розмірами 20*30 мм призвело 

до зростання відносних деформацій центральному перерізі (2-ї зоні),  при 

ідентичному навантаженні відносно БК 1.1.1-0 (див. рис.3.6, 3.7): в діапазоні 

М=4,98…10,98 кНм ɛs.І14 зросли 11,1…18,15%; М=4,98…10,98 кНм ɛs.І13 зросли 

24,12…51,52%; М=4,98…10,98 кНм ɛs.І11 зросли 38,46…53,06% (рис.3.7). 

Відносні деформації із зростанням навантаження в 1-ї та 3-ї зоні, 

демонструють відміні залежності зміни внутрішніх напружень при порівнянні з 

балками БК 1.1.1-0 по висоті елемента (рис.А.1-4). Відбувається   зростання 

стискаючих напружень в І2 та І6 при збільшенні навантаження, які розміщенні 

на 135 мм по висоті балки із більшою зростаючою залежністю чим в І1 та І5, в 

порівнянні з контрольними взірцями БК 1.1.1-0.  
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Рис. 3.8.  Характер руйнування балок БК 1.1.2-0 з пошкодженням 

                   Підчас виконання експерименту над взірцями БК 1.1.2-0 

утворювались технічні тріщини, з напрямком від нижньої площини 

пошкодження до місць прикладання навантаження. При досягнуті  фібровими 

бетону деформаціями близьких до граничних значень εcu1, відбулось утворення 

сколів в місцях раніше утворених технічні тріщин (рис.3.8). Зміна розподілу 

внутрішніх напружень стиску між пошкодженням та місцями прикладання 

навантаження, і утворенням тріщин з переходом в сколи при досягненні 

граничних значень деформацій бетону, вказують на  зміну напрямку напружень 

стиску з огинанням пошкодження рис.3.9. 

Фізичне руйнування було здійснено за рахунок досягнуті  фібровими 

бетону деформаціями граничних значень εcu1. Руйнування відбулось при 

навантаженні Mult=20,87 кНм. Вичерпання несучої здатності відбулось при 

Мs,y=17,12кНм (рис.3.6,9).   

Рис. 3.9.  Схематичне відображення розподілу головних напружень в зоні 

чистого згину в  пошкоджених балок БК 1.1.2-0-20 серії 1-ї 
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Рис. 3.10.  Графік деформації арматури (зліва) та стиснутого бетону (справа) 

пошкоджених балок БК 1.2.1-0,3-20 серії 1-ї 

 Дослідження зразки БП 1.2.1-0,3-20 проводилися з виконанням 

пошкодження за дії навантаження M=7,69 кНм, що становить 30% від руйнівного 

контрольного взірця. Пошкодження типу точкове. При виконанні етапного 

пошкодження відбувалось зростання відносних деформацій стиснутого бетону 

та арматури із збільшенням висоти пошкодження: при зростанні висоти 

пошкодження “hd” від 0 мм до 10 мм, ɛs зросли на 7,1% та ɛс на 11,6%; при hd 

=20мм,  ɛs зросли на 16,8% та ɛс на 36,2% в порівнянні з показами при 

ідентичному навантаженні до виконання пошкодження; при hd =30мм,  ɛs зросли 

на 36,8% та ɛс на 81,2% (рис.3.10).   
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Рис. 3.11.  Графік деформації бетону в 2-ї зоні в пошкоджених балок БК 1.2.1-

0,3-20 серії 1-ї 

Випробування зразки БК 1.2.1-0,3-20 демонструють зростання відносних 

деформацій після виконання пошкодження в порівнянні із  БК 1.1.2-0-20 в 

центральному перерізі (зона 2): в діапазоні М=10,98…15,4 кНм ɛs.І14 зросли -

0,97…50,8%; М=10,98…15,4 кНм ɛs.І13 зросли 4,8…20,3%; М=10,98…15,4 кНм 

ɛs.І11 зросли 12,8…26,9% (рис.3.11). В бічних зонах від центрального перерізу 

(рис.А.5,6) відносні деформації в стиснутій зоні мають незнану різницю в 

порівнянні з БК 1.1.2-0-20, в розтягнутій відбулось зниження відносних 

деформацій. Виконане пошкодження за дії навантаження M=7,69 кНм, 

демонструє ефект зростання реальної висоти стиснутої зони після виконання 

пошкодження із зростанням навантаження, в зоні чистого згину. Дослідження 

отриманих даних  БК 1.2.1-0,3-20 при порівнянні з БК 1.1.2-0-20 демонструють 

приріст несучої здатності при аналогічному пошкодженні але при здійсненні за 

дії навантаження. Руйнівне значення Mult =20,87 кНм для БК 1.1.2-0-20,                 

Mult =21,66 кНм для БК 1.2.1-0,3-20, що демонструє відсотковий приріст 3,76%.   
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Рис. 3.12.  Графік деформації арматури (зліва) та стиснутого бетону (справа) 

пошкоджених балок БП 1.3.1-0,5-20 серії 1-ї 

Залізобетонні балки БП 1.3.1-0,5-20 виконувалось з виконанням 

пошкоджувались за дії навантаження M=12,53 кНм, що становить 50% від 

руйнівного контрольного взірця, тип точкове. При виконання дослідження 

зразки БП 1.3.1-0,5-20, спостерігався ідентичний результат по збільшенню 

відносних деформацій стиснутого бетону та армування із зростанням висоти 

пошкодження: при hd=10мм ɛs зросли на 6,43% та ɛс на 29,27% відносно показів 

до пошкодження; при hd =20мм,  ɛs зросли на 8,43% та ɛс на 72,56%; при hd =30мм,  

ɛs зросли на 23,7% та ɛс на 136,59% (рис.3.12). В порівнянні з БП 1.2.1-0,3-20 при 

M=15,4 кНм відносні деформації ɛs зросли на 17,7% та ɛс на 46,5%, при 
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порівнянні із  БП 1.1.2-0-20 при M=15,4 кНм відносні деформації ɛs зросли на 

12,6% та ɛс на 48,5%.  

Рис. 3.13.  Графік деформації бетону в 2-ї зоні в пошкоджених балок                  

БК 1.3.1-0,5-20 серії 1-ї 

 Експериментальні взірці БК 1.3.1-0,5-20 демонструють зростання 

відносних деформацій після виконання пошкодження в порівнянні із                              

БК 1.1.2-0-20 в центральному перерізі (зона 2): при М=15,4 кНм ɛs.І14 зросли на 

120,8%;  М=15,4 кНм ɛs.І13 зросли 75,3%; М=15,4 кНм ɛs.І11 зросли 94,1% 

(рис.3.13). При порівнянні з  БК 1.2.1-0,3-20: при М=15,4 кНм ɛs.І14 зросли на 

32,4%;  М=15,4 кНм ɛs.І13 зросли 55,6%; М=15,4 кНм ɛs.І11 зросли 46,3%.  В 1-ї та 

3-ї зоні при порівнянні з  БК 1.1.2-0-20 при М=15,4 кНм,  максимальні відносні 

деформації бетону що працює на стиск знизились в діапазоні від 17…23%, також 

відбулось зростання реальної стиснутої зони після пошкодження (рис.А.7,8).   

Дослідні взірці зруйнувались відбулось за рахунок досягнення фібровими 

бетону деформаціями граничних значень εcu1. Руйнівне значення при Mult =20,87 

кНм для БК 1.1.2-0-20, Mult =20,08 кНм для БК 1.3.2-0,5-20, що демонструє 

відсотковий зменшення на 6,04%.  
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Рис. 3.14.  Графік деформації арматури (зліва) та стиснутого бетону (справа) 

пошкоджених балок БП 1.3.2-0,5-80 серії 1-ї 

Дослідний зразки БП 1.3.2-0,5-80 виконувалось з виконанням 

пошкоджувались за дії навантаження 50% від руйнівного контрольного взірця. 

Геометричні розміри пошкодження 80*30 мм. За результатами 

експериментальних досліджень БП 1.3.2-0,5-80 встановлено зміни відносних 

деформацій при зміні висоти пошкодження : при hd=10мм ɛs зросли на 2% та ɛс 

на 11% відносно показів до пошкодження; при hd =20мм,  ɛs зросли на 6,8% та ɛс 

на 27,89%; при hd =30мм,  ɛs зросли на 13,46% та ɛс на 40,8% (рис.3.14). В 

порівнянні з БП 1.3.1-0,5-20 при M=15,4 кНм відносні деформації ɛs знизились на 

9,96% та ɛс на 49,8%, при порівнянні із БП 1.1.2-0-20 при M=15,4 кНм відносні 

деформації ɛs зросли на 3,1% та ɛс  знизились на 2,6%.  
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Табл. 3.1 

Порівняння зміни деформацій при поетапному пошкодженні БК 1.3.2-0,5-80.   

Зони розміщення датчиків відносно 

центру балки 

-250…-50 -100…100 50…250 

Зона пошкодження  Різниця зміни деформацій при пошкоджені 

10 мм 0...20 2,5 -1,5 2,25 

10 мм -20…20 1 -0,25 0,5 

10 мм -20…40 0 0,5 0,25 

10 мм -40…40 0 -0,5 0,5 

20 мм 0…20 1,5 1 1 

20 мм -20…20 1,5 -1,5 1,25 

20 мм -20…40 1 -0,5 0,75 

20 мм -40…40 0,5 0 0,5 

30 мм 0…20 1,5 -0,5 2,5 

30 мм -20…20 1,5 0,75 1 

30 мм -20…40 1 -1,25 1 

30 мм -40…40 1,5 -2 1 

  

Рис. 3.15.  Графік деформації бетону в 2-ї зоні в пошкоджених балок                      

БК 1.3.2-0,5-80 серії 1-ї 

Результати табл.3.1 відображають реакцію залізобетонного зігнутого 

елемента, при фрагментарному поетапному пошкодженні елемента в часі. В 

табл.3.1 розглянуті індикатори І4, І8 та І14 (див. рис.3.2), дані індикатори були 

вибрані з метою більш наглядного відображення зміни деформацій. Також дані 

результати демонструють перерозподіл внутрішніх зусиль. Значне зростання 

відбувається при збільшені висоти заглиблення пошкодження 0..10мм, 

зменшення деформацій розтягу в зоні максимального моменту елемента при 

здійсненні пошкодження, і зростання деформацій розтягу в бічних зонах.  

Вище вказанні дані табл.3.1 несуть інформаційний характер, для 

досліджень такого типу рекомендовано використовувати  вимірювальні прилади 

з мешими базами та відалями між ними.   

Графік рис.3.26 зразки БК 1.3.2-0,5-80 демонструють відсоткову різницю 

до 2% відносних деформацій (ɛs.І14, ɛs.І13, ɛs.І11), після виконання пошкодження в 

порівнянні із БК 1.1.2-0-20 в центральному перерізі (зона 2) при М=15,4 кНм 

(рис.3.15). Але відбулось значне зростання ɛs.І12, відповідно стиснута зона зросла 

внаслідок пошкодження. При порівнянні з  БК 1.3.1-0,5-20: при М=15,4 кНм ɛs.І14 
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знизились на 55%;  ɛs.І13  на 45,45%; ɛs.І11  на  48,81%.  В 1-ї та 3-ї зоні при 

порівнянні з  БК 1.3.1-0,5-20 при М=15,4 кНм,  максимальні відносні деформації 

бетону що працює на стиск зросли в діапазоні від 20…88%, бетону що працює 

на розтяг знизились від 15,56…45,2%, також відбулось зростання реальної 

стиснутої зони після пошкодження (рис.А.9,10).   

Дослідні взірці зруйнувались відбулось за рахунок досягнення фібровими 

бетону деформаціями граничних значень εcu1, εcu2. Руйнівне значення при            

Mult =20,87 кНм для БК 1.1.2-0-20, Mult =20,4 кНм для БК 1.3.2-0,5-20, що 

демонструє відсотковий зменшення на 2,25%. 

Рис. 3.16.  Графік деформації арматури (зліва) та стиснутого бетону (справа) 

пошкоджених балок БП 1.4.1-0,7-20 серії 1-ї 

Зразки БП 1.3.3-0,5-80 виконувалось з виконанням пошкоджувались за дії 

навантаження що становить 70% від руйнівного контрольного взірця. 
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Пошкодження типу точкове. При виконанні пошкодження відбувалось 

збільшення відносних деформацій стиснутого бетону та армування із зростанням 

висоти пошкодження: при hd=10мм ɛs зросли на 3,69% та ɛс на 30,13% відносно 

показів до пошкодження; при hd =20мм,  ɛs зросли на 5,4% та ɛс на 65,4%; при hd 

=30мм,  ɛs зросли на 15,9% та ɛс на 91,03% (рис.3.16). В порівнянні з БП 1.2.1-0,3-

20 при M=19,77 кНм відносні деформації ɛs знизились на 19,3% та ɛс на 32,77%. 

 

Рис. 3.17.  Графік деформації бетону в 2-ї зоні в пошкоджених балок                    

БК 1.4.1-0,7-20 серії 1-ї 

Експериментальні взірці БК 1.4.1-0,7-20 відображають зниження 

відносних деформацій після виконання пошкодження в порівнянні із                              

БК 1.2.1-0,3-20 в центральному перерізі (зона 2): при М=18,83 кНм                          

∆ɛs.І14 =19,97%,  ∆ɛs.І13 =39,6%,  ∆ɛs.І12 =12,3%,  ∆ɛs.І11 =30,65%; при М=19,77 кНм                          

∆ɛs.І14 =18,73%,  ∆ɛs.І13 =42,2%,  ∆ɛs.І12 =16,2%,  ∆ɛs.І11 =32,76%  (рис.3.17).  

Виконане пошкодження при 70% від Mult БК 1.1.1-0  демонструє більшу 

залежність зростання стиснутої зони після пошкодження в порівнянні з БК 1.2.1-

0,3-20.   
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В 1-ї та 3-ї зонах зняття показів підчас зростання hd =10…30мм 

пошкодження зразки БК 1.4.1-0,7-20 відбувалось зростання відносних 

деформацій на стиск в порівнянні з деформацій при hd =0мм: ɛs.І13 = 2,1…19,5%,  

ɛs.І12 =19,1…98%,  ɛs.І11 =1,5…13,23% (рис.А.11,12). Відбулось зниження реальної 

висоти стиснутої зони, підчас виконання пошкодження із подальшою 

залежністю її зростання при зростанні діючого навантаження на взірці.        

3.1.2. Аналіз результатів несучої здатність експериментальних 

балок першої серії. 

Табл. 3.2 

Несуча здатність експериментальних зразків першої  серії балок. 

Шифр зразки 

Фізичне 

руйнування, 

Mult кНм 

Несуча 

здатність, Мs,y,  

кНм 

Зниження Mult 

відносно 

БК 1.1.1-0,% 

Відхилення 

Mult відносно 

БП 1.1.2-0-20, 

% 

Відхилення 

Мs,y відносно 

БК 1.1.1-0,% 

Відхилення 

Мs,y відносно 

БП 1.1.2-0-20, 

% 

БК 1.1.1-0 25,7 22,2  - -   - -  

БП 1.1.2-0-20 20,84 17,12 18,92  - 22,89 -  

БП 1.2.1-0,3-20 21,64 17,99 15,8 -3,83 18,97 -5,08 

БП 1.3.1-0,5-20 19,6 17,02 23,74 5,96 23,34 0,59 

БП 1.3.2-0,5-80 20,4 16,96 20,63 2,12 23,61 0,94 

БП 1.4.1-07-20 23,01 18,3 10,47 -10,41 17,57 -6,89 

Основний фактор впливу на несучу здатність експериментальних зразки 

виступає навантаження. Приріст Мs,y відбувся в взірцях БП 1.2.1-0,3-20 та БП 

1.4.1-0,7-20 відносно БП 1.1.2-0-20 (табл.3.2), при виконанні пошкодження з 

однаковими геометричними характеристиками. Пошкодження виконане при 0,7 

Mult  ,  дало найбільший приріст Мs,y на 11,58% відносно БК 1.1.1-0  та Мs,y  на -

14,66% відносно взірця пошкодженого до дії навантаження БК 1.1.1-0. Зниження 

несучої здатності зразків відбулось при виконанні пошкодження 0,5 Mult, 

зниження в діапазоні 0,58…0,93% в порівнянні з БП 1.1.2-0-20.  

  При пошкодженні розмірами 20*30 мм та 80*30 мм відбувається зміна 

розподілу головних напружень, утворюючи ефект сколювання. Ефект 

сколювання відбувається внаслідок зміни напрямку головних напружень стиску 

бетону, та має прямо пропорційну залежність напрямку від висоти та ширини 

пошкодження.    
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3.1.3. Несуча здатність експериментальних балок другої серії. 

Згідно розробленої програми досліджень було випробувано контрольні 

взірці для отримання первинних даних наступних досліджень.  

Експериментальні взірці БК 2.5.1-0 серії 2-ї випробувались без пошкоджень. 

Робоче армування  212 даної серії, що імітує пошкодження головної арматури. 

Умова ɛс= ɛs не буде виконуватись, що в перспективі при виконанні пошкодження 

буде  призводити до зниження несучої здатності стиснутого бетону в елементі. 

Рис. 3.18.  Графік деформації арматури (зліва) та стиснутого бетону (справа) 

балок БК 2.5.1-0 серії 2-ї 

Контрольні взірці з  недостатнім поперечним армуванням, мають зростання 

відносні деформацій ɛs та ɛс  в порівнянні з БК 1.1.1-0: при М=4,6 кНм ɛs на 

42,14%, ɛс на 61,8% ; при М=12,08 кНм ɛs на 39%, ɛс на 38,8% (рис.3.18).                
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Рис. 3.19.  Графік деформації бетону в 2-ї зоні в балок  БК 2.5.1-0 серії 2-ї 

Взірці БК 2.5.1-0 із недостатнім поперечною площею  армування, при 

порівнянні з БК 1.1.1-0 показали зниження відносних деформацій розтягнутого 

бетону та значне зростання стиснутого бетону в центральному перерізі: в 

діапазоні навантеження М=4,6…12,1 кНм ɛs.І14 13,8…20,2%; М=4,6…12,1 кНм                                          

ɛs.І13 -44,12…12,53%; М=4,6…12,1 кНм ɛs.І11 40,26…38,7%. В центральному 

перерізі БК 2.5.1-0 відбувається значне зростання відносних деформацій бетону 

що працює на стиск в період другої стадії напружено деформованого стану в 

порівнянні з взірцями із ∅14 А500С (рис.3.19). Натомість в бічних зонах 

відбувається зростання відносних деформацій бетону що працює на розтяг 

(рис.А.13,14).   

Дослідні взірці зруйнувались, за рахунок досягнення фібровими бетону 

деформаціями граничних значень εcu1. Руйнівне значення при Mult =25,7 кНм для 

БК 1.1.1-0, Mult =18,36 кНм для БК 2.5.1-0, що демонструє відсотковий 

зменшення на 28,56%.  
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Рис. 3.20.  Графік деформації арматури (зліва) та стиснутого бетону (справа) 

балок БП 2.6.1-0-20 серії 2-ї 

Випробування БП 2.6.1-0-20 серії 2-ї виконувалось з нанесенням 

пошкодження до дії навантаження типу точкове. При порівнянні з 

випробуванням БК 2.5.1-0 відносні деформацій зростали  від дії навантаження: 

при М=4,6 кНм ɛs на 15,4%, ɛс на 94,9% ; при М=7,85 кНм ɛs на 19,4%, ɛс на 39,8%; 

при М=12,08 кНм ɛs на 18,4%, ɛс на 57,4% (рис.3.35). Порівняння з БК 1.1.2-0-20: 

при М=4,6 кНм ɛs на 56,4%, ɛс на 97,5% ; при М=7,85 кНм ɛs на 42,1%, ɛс на 45%; 

при М=12,08 кНм ɛs на 39%, ɛс на 56,5% (рис.3.20).  

Наявність зниження площі поперечного перерізу стержні несе сумісний 

негативний плив на несучу здатність із пошкодженням, особливо цей ефект 

відображається до закінчення 1-ї стадії напружено-деформованого стану та на 

завершенні наступної стадії.   
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Рис. 3.21.  Графік деформації бетону в 2-ї зоні в балок  БП 2.6.1-0-20 серії 2-ї 

Експериментальні взірці БП 2.6.1-0-20 демонструють зростання відносних 

деформацій після виконання пошкодження в порівнянні із БП 1.1.2-0-20 в 

центральному перерізі (зона 2): при М=4,6 кНм ɛs.І14 зросли на 55%, ɛs.І13 на 

77,59%, ɛs.І11  на 43,93%;  при М=7,84 кНм ɛs.І14 зросли на 93,6%,  ɛs.І13 на 98,9%, 

ɛs.І11  на 45,8%; при М=12,08 кНм ɛs.І14 зросли на 132,6%,  ɛs.І13 на 101,75%, ɛs.І11  на 

57% (рис.3.21). При порівнянні з  БК 2.5.1-0: при М=4,6 кНм ɛs.І14 зросли на 100%, 

ɛs.І13 на 48,57%, ɛs.І11  на 42,1%;  при М=7,84 кНм ɛs.І14 зросли на 202,4%,  ɛs.І13 на 

152,77%, ɛs.І11  на 40,57%; при М=12,08 кНм ɛs.І14 зросли на 255,7%,  ɛs.І13 на 

224,7%, ɛs.І11  на 58%. В бічних зонах  максимальні відносні деформації бетону 

що працює на розтяг ɛs.І14, найбільше знизились до 30%, решта показів не 

перевищують даний відсоток і є близькі до  показів БК 2.5.1-0 (рис.А.15,16). 

Руйнувались відбулось за рахунок досягнення фібровими бетону деформаціями 

граничних значень εcu1, εcu2. Руйнування при Mult =18,36 кНм для БК 2.5.1-0, Mult 

=16 кНм для БП 2.6.1-0-20, що демонструє відсотковий зменшення на 6,04%. 
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Рис. 3.22.  Графік деформації арматури (зліва) та стиснутого бетону (справа) 

балок  БП 2.6.2-0-80 серії 2-ї 

Випробування БП 2.6.2-0-80 серії 2-ї виконувалось з нанесенням 

пошкодження до дії навантаження розмірами 80*30 мм. При порівнянні з 

випробуванням БК 2.5.1-0 відносні деформацій зростали  від дії навантаження: 

при М=4,6 кНм ɛs на 0,05%, ɛс на 37% ; при М=7,85 кНм ɛs на 8,3%, ɛс на 41%; при 

М=12,08 кНм ɛs на 3,9%, ɛс на 48,6% (рис.3.22). Порівняння з БП 2.6.1-0-20: при 

М=4,6 кНм ɛs на -13,3%, ɛс на -29,52% ; при М=7,85 кНм ɛs на -9,27%, ɛс на 0,9%; 

при М=12,08 кНм ɛs на -12,3%, ɛс на -5,6%.  

Зміна ширини пошкодження з 20 мм до 80 мм, призвела до зниження 

відносних деформацій в армуванні при ідентичному навантаженні. Деформації 

стиснутого бетону в зоні максимальних головних напружень на стиск, з початку 

2-ї стадії напружено-деформованого стану не перевищують відмінність 5,6%.   
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Рис. 3.23.  Графік деформації бетону в 2-ї зоні в балок  БП 2.6.2-0-80 серії 2-ї 

Взірці БП 2.6.2-0-80 демонструють зниження різниці ɛs стиснутого бетону 

на закінченні 1-ї стадії напружено деформованого стану, невелике зростанні ɛs 

стиснутого бетону із БП 2.6.1-0-20 в центральному перерізі (зона 2): при М=4,6 

кНм ɛs.І14  зросли на 31,8%, ɛs.І13 на 46,8%, ɛs.І11  на 3,3%;  при М=7,84 кНм ɛs.І14  на 

18,5%,  ɛs.І13 на 42,8%, ɛs.І11  на -0,03%; при М=12,08 кНм ɛs.І14 зросли на 3,8%,  ɛs.І13 

на 38,7%, ɛs.І11  на -5,9% (рис.3.23). При порівнянні з  БК 2.5.1-0: при М=4,6 кНм 

ɛs.І14 зросли на 104,3%, ɛs.І13 на 160,7%, ɛs.І11  на -39,2%;  при М=7,84 кНм ɛs.І14 

зросли на 129,4%,  ɛs.І13 на 184,1%, ɛs.І11  на -46,2%; при М=12,08 кНм ɛs.І14 зросли 

на 141,4%,  ɛs.І13 на 179,8%, ɛs.І11  на -47,7%. В  1-ї та 3-ї зоні відмінності в розподілі 

ɛ по висоті, при пошкодженні 80*30 мм є нижчі до 10% див. рис.А.17,18 із 

врахуванням баз де відбулось розкриття тріщин. Руйнувались відбулось за 

рахунок досягнення фібровими бетону деформаціями граничних значень εcu1, 

εcu2. Руйнування при Mult =16 кНм для БП 2.6.1-0-20, Mult =15,06 кНм для БП 2.6.1-

0-20, що демонструє відсотковий зменшення до 5,88%. 
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Рис. 3.24.  Графік деформації арматури (зліва) та стиснутого бетону (справа) 

балок БП 2.7.1-0,3-80 серії 2-ї 

Випробування БП 2.7.1-0,3-80 серії 2-ї виконувалось з нанесенням 

пошкодження за дії навантаження 0,3 Mult від БК 2.5.1-0. Пошкодження 

здійснювалось розмірами 20*30мм. При виконанні пошкодження відбувалось 

збільшення відносних деформацій: при hd=10мм     ɛs зросли на 8,2% та ɛс на 21,1% 

відносно показів до пошкодження; hd =20мм,  ɛs на 13,3% та ɛс на 49,3%; hd =30мм, 

ɛs на 24,6% та ɛс на 83,1% (рис.3.24). При порівнянні з випробуванням БП 2.6.2-

0-80 відносні деформацій зростали  від дії навантаження: при М=7,85 кНм ɛs на 

24,2%, ɛс на 29,7%; при М=12,08 кНм ɛs на 26,1%, ɛс на 46,5% (рис.3.24). 

Виконання пошкодження розмірами 80*30 мм  при 0,3 Mult від БК 2.5.1-0, 

призвело до більшої деформативності арматури та стиснутого бетону, в 

-330 -280 -230 -180 -130 -80 -30 20 70 120 170

0

1

2

3

4

5

6

7

8

9

10

11

12

13

M
, к

Н
м

стиснутого бетонну
розтягнутої …

ɛ=
2

7
*1

0
^-

5

M=12,55кНм

Графік дефомацій:

M=7,85 кНм

ɛ=
-1

6
4

,8
2

*1
0

^-
5

ɛ=
-6

9
,6

2
*1

0
^-

5
M=4,6 кНм

ɛ=
9

6
*1

0
^-

5

ɛ=
1

8
3

,6
*1

0
^-

5

ɛ=
-3

2
9

,8
1

*1
0

^-
5

ɛ=
2

0
0

,5
*1

0
^-

5

M=12,08 кНм

ɛ=
-2

3
1

,7
*1

0
^-

5



 78 

 

порівнянні з взірцями пошкодженими ідентично до дії навантаження БП 2.6.2-0-

80.  

Рис. 3.25.  Графік деформації бетону в 2-ї зоні в балок  БП 2.7.1-0,3-80 серії 2-ї 

Експериментальні взірці БП 2.7.1-0,3-80 мають більшу деформативність 

бетону по висоті після виконання пошкодження, в порівнянні із БП 2.6.2-0-80 в 

центральному перерізі (зона 2): при М=7,84 кНм ɛs.І14  на 19,4%,  ɛs.І13 на 37,6%, 

ɛs.І11  на 30,1%; при М=12,08 кНм ɛs.І14 зросли на 41,9%,  ɛs.І13 на 20,2%, ɛs.І11  на 

46,4% (рис.3.25). При порівнянні з  БП 2.6.1-0-20: при М=7,84 кНм ɛs.І14 зросли на 

41,5%,  ɛs.І13 на 37,6%, ɛs.І11  на 30,1%; при М=12,08 кНм ɛs.І14 зросли на 47,3%,  ɛs.І13 

на 66,7%, ɛs.І11  на 37,7%. В  1-ї та 3-ї зоні відносні деформації  розтягнутого 

бетону значно зросли порівнянні із БП 2.6.2-0-80, деформації на стиск мають 

значно менше відхилення див. рис.А.17-20.   

Руйнувались відбулось за рахунок досягнення фібровими бетону 

деформаціями граничних значень εcu1. Руйнування БП 2.7.1-0,3-80  відбулось при 

Mult =16,95 кНм. 
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Рис. 3.26.  Графік деформації арматури (зліва) та стиснутого бетону (справа) 

балок БП 2.8.1-0,5-20 серії 2-ї 

Випробування БП 2.8.1-0,5-20 серії 2-ї виконувалось з нанесенням 

пошкодження за дії навантаження 0,5 Mult від БК 2.5.1-0, розмірами 20*30 мм. 

При виконанні пошкодження відбувалось збільшення відносних деформацій: 

при hd=10мм ɛs зросли на 8,1% та ɛс на 9,8% відносно показів до пошкодження; 

при hd =20мм,  ɛs на 12,8% та ɛс на 31,9%; при hd =30мм, ɛs на 22,6% та ɛс на 36,3% 

(рис.3.26). При порівнянні з випробуванням БП 2.6.1-0-20 відносні деформацій 

від дії навантаження, при М=12,08 кНм ɛs на -9,2%, ɛс на 36,3% (рис.3.26). 

Порівняння з  БП 1.1.2-0-20, при М=12,08 кНм ɛs на 51,8%, ɛс на 0,3%.   
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Рис. 3.27.  Графік деформації бетону в 2-ї зоні в балок  БП 2.8.1-0,5-20 серії 2-ї 

Експериментальні взірці БП 2.8.1-0,5-20 в центральному перерізі (зона 2) в 

порівнянні: із БП 2.6.1-0-20 при М=12,08 кНм ɛs.І14 на -5,1%,  ɛs.І13 на 18,3%, ɛs.І11  

на -35,1%; із БК 1.1.2-0-20 при М=12,08 кНм ɛs.І14 зросли на 120,7%,  ɛs.І13 на 

138,7%, ɛs.І11  на 1,9%  (рис.3.27). Виконання пошкодження при 0,5 Mult від БК 

2.5.1-0, дає приріст несучої здатності центральному перерізу в порівнянні з 

виконанням при 0 Mult. В  1-ї та 3-ї зоні відносні деформації  мають близькі 

усередненні значення по висоті перерізу в порівнянні із БП 2.6.1-0-20, на етапах 

після виконання пошкодження (рис.А.21,22).   

Руйнувались відбулось за рахунок досягнення фібровими бетону 

деформаціями граничних значень εcu1. Руйнування БП 2.8.1-0,5-20  відбулось при 

Mult =15,4 кНм.  
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Рис. 3.28.  Графік деформації арматури (зліва) та стиснутого бетону (справа) 

балок БП 2.8.2-0,5-80 серії 2-ї 

Випробування БП 2.8.2-0,5-80 серії 2-ї виконувалось з нанесенням 

пошкодження за дії навантаження 0,5 Mult від БК 2.5.1-0, розмірами 80*30 мм. 

При виконанні пошкодження відбувалось збільшення відносних деформацій: 

при hd=10мм ɛs зросли на 12,9% та ɛс на 9,5% відносно показів до пошкодження; 

при hd =20мм,  ɛs на 15% та ɛс на 15,8%; при hd =30мм, ɛs на 25% та ɛс на 30,5% 

(рис.3.28). При порівнянні з випробуванням БП 2.6.2-0-80 відносні деформацій 

від дії навантаження, при М=12,08 кНм ɛs на 6,3%, ɛс на -33% (рис.3.28). 

Порівняння з  БП 2.7.1-0,3-80, при М=12,08 кНм ɛs на -15,7%, ɛс на -54,3%.  Дослід 

виконаний при ідентичному навантажені але з розміром пошкодження 20*30 мм  

БП 2.8.1-0,5-20, має більші відносні деформації в стиснутому бетоні та арматурі 

при М=12,08 кНм ɛs на 14,6%, ɛс на  0,8%. 

-270 -240 -210 -180 -150 -120 -90 -60 -30 0 30 60 90 120 150

0

1

2

3

4

5

6

7

8

9

10

11

12

13

14

15

M
, к

Н
м

стиснутого бетонну
розтягнутої арматури

ɛ=
2

3
,3

5
*1

0
^-

5

M=14,12кНм

Графік дефомацій:

M=7,85 кНм
ɛ=

-1
1

2
,2

*1
0

^-
5

M=4,55 кНм

ɛ=
-5

8
,9

*1
0

^-
5

ɛ=
3

9
,8

1
*1

0
^-

5

ɛ=
8

3
,9

2
*1

0
^-

5

ɛ=
1

4
0

,9
1

*1
0

^-
5

ɛ=
-2

6
8

,7
5

*1
0

^-
5

ɛ=
-2

1
2

,5
*1

0
^-

5

M=12,08 кНм



 82 

 

 

Рис. 3.29.  Графік деформації бетону в 2-ї зоні в балок  БП 2.8.2-0,5-80 серії 2-ї 

Експериментальні взірці БП 2.8.2-0,5-80 в центральному перерізі (зона 2) в 

порівнянні: із БП 2.6.2-0-80 при М=12,08 кНм ɛs.І14 на -1,6%,  ɛs.І13 на -14%, ɛs.І11  

на -33%; із БК 2.7.1-0,3-80 при М=12,08 кНм ɛs.І14 на -30,7%,  ɛs.І13 на -28,4%, ɛs.І11  

на -54,3%  (рис.3.29). Виконання пошкодження при 0,5 Mult від БК 2.5.1-0, дає 

приріст несучої здатності центральному перерізу в порівнянні з виконанням при 

0 Mult. В  1-ї та 3-ї зоні відносні деформації  мають близькі усередненні значення 

по висоті перерізу в порівнянні із БП 2.6.2-0-80, на етапах після виконання 

пошкодження (рис.А.23,24).   

Руйнувались відбулось за рахунок досягнення фібровими бетону 

деформаціями граничних значень εcu1, εcu2. Руйнування БП 2.8.2-0,5-80  відбулось 

при Mult =14,6 кНм.  
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Рис. 3.30.  Графік деформації арматури (зліва) та стиснутого бетону (справа) 

балок БП 2.9.1-0,7 -80 серії 2-ї 

Випробування БП 2.9.1-0,7-80 серії 2-ї виконувалось з нанесенням 

пошкодження за дії навантаження 0,7 Mult від БК 2.5.1-0, типу розподілене. Із 

виконанням пошкодження hd=0…10мм, відносні деформації  арматури та 

стиснутого бетону зросли ɛs на 5,8% та ɛс на 15,8%, hd=20мм ɛs на 8,7% та ɛс на 

22,8%, hd=30мм ɛs на 15,8% та ɛс на 40,9%. При порівнянні з випробуванням         

БП 2.8.2-0,5-80 відносні деформацій від дії навантаження, при М=13,65 кНм             

ɛs на 13,5%, ɛс на 30,12% (рис.3.30). Порівняння з БП 2.6.2-0-80, при                    

М=13,65 кНм ɛs на 25,2%, ɛс на 12,6%. Виконане пошкодження при 0,7 Mult від               

БК 2.5.1-0, знижує несучу здатність в порівнянні з виконаним при  0 Mult та 0,5 

Mult  

  

-340-310-280-250-220-190-160-130-100 -70 -40 -10 20 50 80 110 140 170 200 230

0

1

2

3

4

5

6

7

8

9

10

11

12

13

14

15

M
, к

Н
м

стиснутого бетонну
розтягнутої арматури

ɛ=
6

9
,2

3
*1

0
^-

5

M=14,59кНм

Графік дефомацій:

M=7,85 кНм

ɛ=
-3

1
0

,1
*1

0
^-

5

M=4,55 кНм

ɛ=
-1

3
2

,7
*1

0
^-

5

ɛ=
3

0
,3

*1
0

^-
5

ɛ=
5

5
,4

*1
0

^-
5

ɛ=
1

9
4

,7
*1

0
^-

5

ɛ=
-2

0
8

,5
7

*1
0

^-
5

ɛ=
8

7
,7

1
*1

0
^-

5

M=12,08кНм



 84 

 

Рис. 3.31.  Графік деформації бетону в 2-ї зоні в балок  БП 2.9.1-0,7-80 серії 2-ї  

Експериментальні взірці БП 2.9.1-0,5-80 в центральному перерізі (зона 2) в 

порівнянні: із БП 2.6.2-0-80 при М=13,65 кНм ɛs.І14 на -59,7%,  ɛs.І13 на -58%,         

ɛs.І11  на 12,6%; із БП 2.8.2-0,5-80 при М=13,65 кНм ɛs.І14 на -59,7%,  ɛs.І13 на                   

-49,9%, ɛs.І11  на 30,1%  (рис.3.31). Наявність імітації пошкодження головної 

арматури призводить до нерівномірного деформування бутону та армування, при 

виконанні пошкодження при 0,7 Mult, цей ефект підсилюється. В  1-й та 3-й зоні 

відбулось динамічне зростання деформацій в зонах розтягнутого бетону, після 

виконання пошкодження, стиснута зона має значно меншу залежність зростання 

відносних деформацій при зростанні навантаження  (рис.А.25.26).   

Зразки зруйнувався за рахунок досягнення фібровими бетону 

деформаціями граничних значень εcu1, εcu2. Руйнування БП 2.9.1-0,5-80  відбулось 

при Mult =14,6 кНм.  
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Рис. 3.32.  Графік деформації арматури (зліва) та стиснутого бетону (справа) 

балок  БП 2.10.1-0,5-80 серії 2-ї 

Випробування БП 2.10.1-0,5-80 серії 2-ї виконувалось з нанесенням 

пошкодження за дії навантаження 0,5 Mult від БК 2.5.1-0, розмірами 80*30 мм. 

Пошкодження було розміщене між місцем прикладання навантаження та 

центром елемента. Із виконанням пошкодження hd=0…30мм, відносні 

деформації  арматури та стиснутого бетону зросли ɛs на 10,7% та ɛс на 115,3%.   

При порівнянні з випробуванням БП 2.8.2-0,5-80 відносні деформацій від дії 

навантаження, при М=12,08 кНм ɛs на -0,4%, ɛс на 14,6% (рис.3.32). Порівняння з  

БП 2.7.1-0,3-80, при М=12,08 кНм ɛs на -16,04%, ɛс на -47,6%. Взірці із ідентичним 

пошкодженням до дії навантаження БП 2.6.2-0-80 мають менші деформації 

армування але більші в стиснутому бетоні центрального перерізу, при                  

М=12,08 кНм ɛs на 6,9%, ɛс на 23,3%.    
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Рис. 3.33.  Графік деформації бетону в 3-ї зоні в балок  БП 2.9.1-0,5-80 серії 2-ї 

Експериментальні взірці БП 2.9.1-0,5-80 в центральному перерізі (зона 2) в 

порівнянні: із БП 2.6.2-0-80 при М=12,08 кНм ɛs.І14 на -24,2%,  ɛs.І13 на -15,4%,         

ɛs.І11  на -23,3%; із БП 2.7.1-0,3-80 при М=12,08 кНм ɛs.І14 на -46,6%,  ɛs.І13 на -29,6%, 

ɛs.І11  на -47,6%%; із БП 2.8.2-0,5-80 при М=12,08 кНм ɛs.І14 на -22,9%,  ɛs.І13 на                   

-1,7%, ɛs.І11  на 14,6%  (рис.3.33). Виконання пошкодження між місцем 

прикладання сили та центром елемента при 0,5 Mult від БК 2.5.1-0, дає приріст 

несучої здатності центральному перерізу в порівнянні з виконанням 

пошкодження в центрі елемента при 0, 0.3, 0.5 Mult, . В  1-й зоні відбувається 

зниження відносних деформацій по всій висоті перерізу, в стиснутій зоні 

зниження коливається в діапазоні 21% (із зміною навантаження після виконання 

пошкодження) в порівнянні з БП 2.8.2-0,5-80 (рис.3.32). Покази в 3-ї зоні після 

виконання пошкодження відбувається динамічне зростання деформацій 

розтягнутого бетону, та зниження реальної висоти стиснутої зони із зростанням 

навантаження (рис.А.27,28).  
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Рис. 3.34.  Схематичне відображення розподілу головних напружень в зоні 

чистого згину в  пошкоджених балок БК 2.9.1-0,5-80 серії 2-ї 

Пошкодження виконане між місцем прикладання навантаження та 

центром елемента, змінили напрям розподілу головних напружень (рис.3.34). Це 

призвело до зміщення концентрації внутрішніх  напружень в напрямок 

пошкодження з центрального перерізу, із збільшенням  зони сприйняття бетоном 

даної концентрації.  Із збільшенням навантаження після виконання пошкодження 

в 3-ї зоні відбувалось зростання головних напружень на розтяг  по висоті 

перерізу елемента (рис.А.27,28), в 1-ї зоні відбувалось зниження динаміки 

зростання напружень від навантаження. Це унеможливлює використання 

розрахунку з визначенням несучої здатності через центральний переріз, оскільки 

при позацентровому пошкодженні потрібно враховувати просторовий ефект від 

пошкодження.  

Руйнувались відбулось за рахунок досягнення фібрами бетону 

деформаціями граничних значень εcu1. Зразки  БП 2.9.1-0,5-80 зруйнувався  при 

Mult =18,83 кНм. 
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3.1.4. Аналіз результатів несучої здатність експериментальних 

балок другої серії.                                                                  Табл. 3.3 

Несуча здатність експериментальних зразків другої  серії балок. 
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БК 2.5.1-0 18,36 14,84 - 14,75 18 - 20,17 6,54 

БП 2.6.1-0-20 16 12,35 -12,85 - 2,83 -16,77 - -11,34 

БП 2.6.2-0-80 15,56 13,93 -15,25 -2,75 - -6,13 12,8 - 

БП 2.7.1-0,3-80 15,95 12,11 -13,12 -0,31 2,51 -18,39 -1,94 -13,06 

БП 2.8.1-0,5-20 15,4 12,28 -16,12 -3,75 -1,02 -17,25 -0,56 -11,84 

БП 2.8.2-0,5-80 15,6 13,19 -15,03 -2,5 0,26 -11,11 6,81 -5,31 

БП 2.9.1-0,7-80 14,6 12,72 -20,47 -8,75 -6,16 -14,28 3 -8,68 

БП 2.10.1-0,5-80 16,83 13,17 -8,33 5,19 8,17 -11,25 6,64 -5,45 

Дослідження зразки з недостатньою площею розтягнутого армування, 

демонструють необхідність врахування сумісного впливу пошкодження бетону 

та арматури і рівня навантаження  при якому виконувалось пошкодження. 

Виконання  пошкодження при 0,5 Mult   контрольних зразки БК 2.5.1-0, в 

порівнянні з 0,3 Mult та0,7 Mult дають найбільший приріст несучої здатності 

елемента (табл.3.3). Вплив геометричних розмірів пошкодження та етап його 

нанесення, має змінний просторовий вплив при зростанні навантаження після 

пошкодження. Зміщення пошкодження від центрального перерізу БП 2.10.1-0,5-

80, показало наступний ефект: розподіл та зміщення концентрації  головних 

напружень з центрального перерізу в напрямок пошкодження, підвищує несучу 

здатність елемента в зоні чистого згину; з іншого боку відбувається зниження 

реальної стиснутої зони під пошкодження (рис.3.61). 
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Деформативність експериментальних балок.   

3.2.1. Деформативність експериментальних балок першої серії, 

без пошкодження та з пошкодженням до дії навантаження.                                                                   

Замір прогинів дослідних зразки виконувався в 5-ти точках див. рис. 2.14, 

використано 3 прогиноміра Аістова та 2 індикатори годинникового типу. 

Фіксація відбувалась в центральному перерізі, місці прикладання силами 

прикладання та  опорними ділянками. 

Усередненні результати зразки БК 1.1.1-0 відображенні на рис. 3.35,36 

зростання прогинів при закінчені 1-ї стадії  напружено-деформованого стану при 

Мctu=4,4 кН*м.  

Рис. 3.35.  Усередненні графіки залежності 

прогинів від навантаження для БК 1.1.1-0 
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Рис. 3.36.  Усередненні графіки 

зміни прогинів в центральному 

перерізі БК 1.1.1-0 
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від максимального згинального моменту: 

Рис. 3.37.  Графік зміни реальної висоти стиснутого бетону  БК 1.1.1-0 

серії 1-ї 
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Отриманні результати, зміни відносних деформацій по висоті в 

центральному перерізі дослідних зразки, використанні  для побудови графіків 

зміни реальної висоти стиснутої зони “x” (рис.3.37). Графік рис.3.37 демонструє 

аналогічний показ настання 2-ї стадії напружено-деформованого стану.  

З метою порівняльного аналізу між дослідними взірцями  пошкодженими 

за різних умов, виконується  порівняння при навантаженні М=15,4 кНм, М=10,98 

кНм та М=4,9 кНм. Дані рівні навантаження знаходяться між етапами при яких 

виконується пошкодження, що дає можливість оцінити ефект пошкодження  за 

різних умов при динаміці  зміни навантаження та стабілізацію елемента після 

пошкодження.  

Усереднене значення прогинів в центральному перерізі 

експериментального зразки  БК 1.1.1-0, f4.94 = 1,9 мм,  f10,98 = 5,34 мм та                                 

f15,4 = 8,4 мм.  Згинальний момент при якому відбулось початок розкриття тріщин 

від початку робочої висоти перерізу Мcrtu=4,4 кН*м,  прогин при цьому становив 

fcr.a = 1,55 мм. 

Фіксація тріщин та визначення їх  ширини виконувалось з допомогою 

мікроскопа типу МПБ-2М. Виконана фіксація розкриття тріщин та їх розвитку, 

фотофіксація відображає взірці після фізичного руйнування (додаток А).    

Рис. 3.38. Характер утворення тріщин в центральному перерізі БК 1.1.1-0 серії 

1-ї 

Розкриття тріщин відбувалось в приопорних ділянках з напрямком до 

точок прикладання сил, в зоні чистого згину нормальні тріщини (рис.3.38). 
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Дослідні взірці БП 1.1.2-0-20 пошкодженні до дії навантаження, тип 

точкове.   

 

Розкриття тріщин від рівня робочого армування відбувся при Мctu=3,9 

кН*м, прогин при цьому становив fctu = 1,42 мм (рис.3.39…42).  Усереднене 

значення прогинів в центральному перерізі експериментального зразки  БК 1.1.1-

0, f4.94 = 2 мм,  f10,98 = 5,77 мм та  f15,4 = 9,04 мм.   

Рис. 3.39.  Усередненні графіки залежності 

прогинів від навантаження для БП 1.1.2-0-20 
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Рис. 3.40.  Усередненні графіки 

зміни прогинів в центральному 

перерізі БП 1.1.2-0-20 
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Графік зміни реальної висоти стиснутої зони  бетону 
від максимального згинального моменту: 

Рис. 3.41.  Графік зміни реальної висоти стиснутого бетону                     

БП 1.1.2-0-20 серії 1-ї 

Рис. 3.42. Характер утворення тріщин в центральному перерізі БК 1.1.1-0 серії 

1-ї 
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Найбільша концентрація розкриття тріщин  відбулась центральним 

перерізом та точками прикладання сил (рис.3.42). Також пошкодження змінило 

залежність зміни реальної висоти  стиснутої зони бетону від навантаження 

(рис.3.41), відбувається поділ 1-ї стадії напруженого деформованого стану на 2 

підстадії. Перша підстадія коли  досягаються відносні граничні деформації 

розтягу бетону εctu =27*10-5  між приопорними ділянками та  точками 

прикладання сили, це продемонстровано на рис.3.41,42 де спочатку відбувається 

розкриття в бічних зонах від центрального. Третій етап досягнення εctu  в 

центральному перерізі та розкриття тріщин. 

Пошкодження спричинило утворення  технічні тріщин з напрямком від 

нижньої площини пошкодження до точки прикладання навантаження, що 

відповідає (рис.3.13). Внаслідок цього, пошкодження виключає з роботи бічні 

зони при досягненні граничних відносних деформацій з утворенням тріщин, із 

подальшим повним розкриттям тріщин та утворенням сколів (рис.3.43). 

 

3.2.2.  Аналіз деформативності експериментальних балок першої 

серії, без пошкодження та з пошкодженням до дії 

навантаження.  

Пошкодження виконане до дії навантаження впливає на перерозподіл 

головних напружень розтягу та стиску. Це призводить до зростання різниці 

прогину в центральному перерізі та в точках прикладання сили. Також 

стабілізація зміни висоти реальної стиснутої зони (поява нових і розвиток 

Рис. 3.43.  Схематичне відображення утворення та розвитку трапецієвидних 

тріщин в  стиснутому бетоні  БП 1.1.2-0-20  серії 1-ї: а) підчас виконання 

експерименту; б) після виконання експерименту виконання 

а) б) 
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існуючих тріщин в центральному перерізі) відбувається при більшому значенні 

М.  

При утворенні технічні тріщин з напрямком від нижньої площини 

пошкодження до точок прикладання сил  в експериментальних взірцях                             

БП 1.1.2-0-20 відбулось зростання прогину із збільшенням навантаження. Отже 

до певного етапу бічні зони від пошкодження дають приріст несучої здатності 

при порівнянні з повною відсутністю перерізу по висоті пошкодження, як 

приймає розрахунок методом “еквівалентного елемента”. В дослідних взірцях  

БП 1.1.2-0-20, розкриття технічні тріщин  відбулось при М=13,18 кН*м 

(рис.3.44). 

3.2.3. Деформативності експериментальних балок першої серії, з 

пошкодженням за дії навантаження.                                                                   

Рис. 3.44.  Усередненні графіки зміни прогинів в центральному перерізі         

БК 1.1.1-0 та БП 1.1.2-0-20  

 

Рис. 3.45.  Усередненні графіки залежності 

прогинів від навантаження для БП 1.2.1-0,3-20 
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Рис. 3.46.  Усередненні графіки 

зміни прогинів в центральному 

перерізі БП 1.2.1-0,3-20 
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В дослідних взірцях БП 1.2.1-0,3-20 пошкодження виконувалось при                

0,3 Mult  контрольних зразки БК 1.1.1-0, пошкодження  розмірами 20*30 мм. 

Пошкодження  виконувалось в кілька етапів що дала зафіксувати зміну прогинів 

(рис.3.45,46). Прогин в центральній зоні при висоті пошкодження hd=0мм  fd.0 = 

3,45 мм, при  hd=10мм  fd.10 = 3,76 мм,  fd.20 = 3,96 мм та fd.30 = 4,21 мм. Виконане 

пошкодження при 0,3 Mult  при висоті hd=0…30мм, спричинило зростання 

прогину на 24,5%. Усереднене значення прогинів в центральному перерізі 

дослідні зразки  БП 1.2.1-0,3-20,  f10,98 = 5,96 мм та  f15,4 = 9,05 мм.  

Рис. 3.47.  Схематичне відображення утворення та розвитку технічні тріщин в  

стиснутому бетоні  БП 1.2.1-0,3-20 серії 1-ї: а) підчас виконання експерименту; 

б) після виконання експерименту виконання 

Після виконання пошкодження в взірцях БП 1.2.1-0,3-20, при зростанні 

навантаження  розкривались та поширювались технічні тріщини. Тріщини мали 

напрям від нижньої площини пошкодження  до точок прикладання навантаження 

в стиснутому бетоні, та дзеркальний напрям в бік армування в розтягнутій зоні 

бетону (рис.3.47). Залежність зміни х від М відображена на рис.3.48. 

Рис. 3.48.  Усередненні графіки зміни прогинів в центральному перерізі         

БП 1.2.2-0,3-20  
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В дослідних взірцях БП 1.3.1-0,5-20 пошкодження виконувалось при                

0,5 Mult  контрольних зразки БК 1.1.1-0, пошкодження  розмірами 20*30 мм. 

Пошкодження  виконувалось в кілька етапів що дала зафіксувати зміну прогинів 

(рис.3.49,50). Прогин в центральній зоні при висоті пошкодження hd=0мм                         

fd.0 = 6,21 мм, при  hd=10 мм  fd.10 = 6,77 мм,  fd.20 = 6,9 мм та fd.30 = 7,02 мм. Виконане 

пошкодження при 0,5 Mult  при висоті hd=0…30мм, спричинило зростання 

прогину на 13%. Усереднене значення прогинів в центральному перерізі дослідні 

зразки  БП 1.3.1-0,5-20 після пошкодження  f15,4 = 9,69 мм.  

Рис. 3.51.  Схематичне відображення утворення та розвитку технічні тріщин в  

стиснутому бетоні  БП 1.3.1-0,5-20 серії 1-ї: а) початок закриття; б) поширення 

при зростанні навантаження. 

Рис. 3.50.  Усередненні графіки 

зміни прогинів в центральному 

перерізі БП 1.3.1-0,5-20 

 

Рис. 3.49.  Усередненні графіки залежності 

прогинів від навантаження для БП 1.3.1-0,5-20 
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Після М=14,44 кН*м відбувається приріст, залежності зміни прогину від 

навантаження (рис.3.49,50). В даней період також відбулось розкриття  технічні 

тріщин в стиснутій зоні та їх поширення при зростанні навантаження (рис.3.51). 

Рис. 3.52.  Схематичне відображення утворення технічні тріщин в  розтягнутому 

та стиснутому  бетоні  БП 1.3.1-0,5-20 серії 1-ї 

При завершенні 2-ї стадії напружено деформованого стану відбулось 

утворення  та розкриття технічні тріщин з напрямком від робочого армування в 

площинні прикладанні сили до нижньої площини пошкодження (рис.3.52). 

   В дослідних взірцях БП 1.3.2-0,5-80 пошкодження виконувалось при                

0,5 Mult  контрольних зразки БК 1.1.1-0, пошкодження  розмірами 80*30 мм. 

Пошкодження  виконувалось в кілька етапів що дала зафіксувати зміну прогинів 

(рис.3.53,54). Виконане пошкодження при 0,5 Mult  при висоті hd=0…30мм, 

спричинило зростання прогину на 11,1%. Усереднене значення прогинів в 

Рис. 3.53.  Усередненні графіки залежності 

прогинів від навантаження для БП 1.3.1-0,5-20 
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Рис. 3.54.  Усередненні графіки 

зміни прогинів в центральному 

перерізі БП 1.3.1-0,5-20 
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центральному перерізі дослідні зразки  БП 1.3.2-0,5-80 після пошкодження                

f15,4 = 9,14 мм.  

Рис. 3.56.  Схематичне відображення утворення та розвитку технічні тріщин в  

стиснутому бетоні  БП 1.3.1-0,5-20 серії 1-ї 

Аналогічно до зразки  БП 1.3.1-0,5-20 при закінченні 2-ї стадії напружено 

деформованого стану відбулось утворення та розкриття технічні тріщин в 

стиснутій зоні з напрямком до точок прикладання сили. Зростання ширини 

пошкодження з 20→80мм, призвело до зростання зони виключення  стиснутого 

бетону (рис.3.56). 

   В дослідних взірцях БП 1.4.1-0,7-20 пошкодження виконувалось при                

0,7 Mult  контрольних зразки БК 1.1.1-0, пошкодження  розмірами 20*30 мм. 

Прогин в центральній зоні при висоті пошкодження hd=0  fd.0 = 9,27 мм, при      

Рис. 3.57.  Усередненні графіки залежності 

прогинів від навантаження для БП 1.4.1-0,7-20 
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Рис. 3.58.  Усередненні графіки 

зміни прогинів в центральному 

перерізі БП 1.4.1-0,7-20 
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Рис. 3.60.  Відображення утворення та 

розвитку трапецієвидних тріщин в  

центральному перерізі  БП 1.4.1-0,7-20            

серії 1-ї 

Рис. 3.61.  Відображення утворення та 

розвитку трапецієвидних тріщин в  зоні 

прикладання навантаження                    

БП 1.4.1-0,7-20 серії 1-ї 

hd=10 мм  fd.10 = 9,59 мм,  fd.20 = 9,77 мм та fd.30 = 10,44 мм. Виконане пошкодження 

при 0,5 Mult  при висоті hd=0…30мм, спричинило зростання прогину на 12,6% 

(рис.3.57,58). 

Рис. 3.59.  Схематичне відображення утворення та розвитку технічні тріщин в  

стиснутому бетоні  БП 1.4.1-0,7-20 серії 1-ї 

 

 

 

Дослідні взірці БП 1.4.1-0,7-20 мають аналогічну тенденцію до утворення 

технічні тріщин після виконання пошкодження за дії навантаження  в стиснутій  

зоні бетону (рис.3.59).  Пошкодження призводить до зміщення стиснутої зони до 

низу і мінімізації утворення  нормальних тріщин, під виконаним пошкодженням  

в центральному перерізі (рис.3.60). Відбувається зростання утворення тріщин в 

нижній зоні елемента, в бічних зонах від центрального за рахунок зміни 

напрямку головних напружень внаслідок пошкодження. Також утворюються 

похилі тріщини з напрямком до нижньої площини пошкодження від закінчені 

поперечного армування та під точками прикладання навантаження (рис.3.61).  
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3.2.4. Аналіз деформативності експериментальних балок першої 

серії, з пошкодженням за дії навантаження.                                                                   

Рис. 3.62.  Усередненні графіки зміни прогинів в центральному перерізі  БП 

пошкоджених за дії навантаження 

Виконанні пошкодження при дії навантаження виконувалось етапами, що 

дало змогу зафіксувати вплив на прогини (рис.3.62):  

• Взірці БП 1.2.1-0,3-20 пошкодження виконувалось при 0,3 Mult  від 

БК 1.1.1-0. Прогин в центральній зоні при висоті пошкодження hd=0мм  fd.0 = 3,45 

мм, при  hd=10мм  fd.10 = 3,76 мм,  fd.20 = 3,96 мм та fd.30 = 4,21 мм. Виконане 

пошкодження при 0,3 Mult  при висоті hd=0…30мм, спричинило зростання 

прогину на 24,5%; 

•  У взірцях БП 1.3.1-0,5-20 пошкодження при 0,5 Mult  від БК 1.1.1-0, 

Прогин в центральній зоні при висоті пошкодження hd=0мм  fd.0 = 6,21 мм, при  

hd=10 мм  fd.10 = 6,77 мм,  fd.20 = 6,9 мм та fd.30 = 7,02 мм. Виконане пошкодження 

при 0,5 Mult  при висоті hd=0…30мм, спричинило зростання прогину на 13%; 

•    Дослідні балки БП 1.3.2-0,5-80 пошкодженні при 0,5 Mult  від БК 

1.1.1-0, пошкодження  розмірами 80*30 мм. Виконане пошкодження при висоті 

hd=0…30мм, спричинило зростання прогину на 11,1%; 
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•    Взірцях БП 1.4.1-0,7-20 пошкодження при 0,7 Mult  від БК 1.1.1-0, 

пошкодження  розмірами 20*30 мм. Прогин в центральній зоні при висоті 

пошкодження hd=0  fd.0 = 9,27 мм, при      hd=10 мм  fd.10 = 9,59 мм,  fd.20 = 9,77 мм 

та fd.30 = 10,44 мм. Виконане пошкодження при 0,5 Mult  при висоті hd=0…30мм, 

спричинило зростання прогину на 12,6% 

Виконане пошкодження  при 0,3 Mult  від БК 1.1.1-0, демонструє відхилення 

до 7% відносно БП 1.3.1-0,5-20 та БП 1.3.2-0,5-80. В прогинах центральному 

перерізі в етапі між виконанням пошкодженням при  0,5 Mult   та розкриттям 

технічні тріщин в стиснутій зоні бетону (рис.3.90).  

 

3.2.5. Аналіз деформативності експериментальних балок першої 

серії.                                                                   

Рис. 3.63.  Усередненні графіки зміни прогинів в центральному перерізі  БК та 

БП серії 1-ї  

Пошкодження виконане до дії навантаження впливає на перерозподіл 

головних напружень розтягу та стиску (рис.3.13). Це призводить до зростання 

різниці прогину в центральному перерізі та в точках прикладання сил. Також 
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стабілізація зміни висоти реальної стиснутої зони (поява нових і розвиток 

існуючих тріщин в центральному перерізі) відбувається при більшому значенні 

М.  

При утворенні технічні тріщин з напрямком від нижньої площини 

пошкодження до точок прикладання сил  в експериментальних взірцях                             

БП 1.1.2-0-20 відбулось зростання прогину. Отже до певного етапу бічні зони від 

пошкодження дають приріст несучої здатності при порівнянні з повною 

відсутністю перерізу по висоті пошкодження, як приймає розрахунок методом 

“еквівалентного елемента”. В дослідних взірцях  БП 1.1.2-0-20, розкриття 

технічні тріщин  відбулось при М=13,18 кН*м (рис.363). 

Виконанні пошкодження при дії навантаження виконувалось етапами, що 

дало змогу зафіксувати вплив на прогини (рис.3.90):  

• Взірці БП 1.2.1-0,3-20 пошкодження виконувалось при 0,3 Mult  від 

БК 1.1.1-0. Прогин в центральній зоні при висоті пошкодження hd=0мм  fd.0 = 3,45 

мм, при  hd=10мм  fd.10 = 3,76 мм,  fd.20 = 3,96 мм та fd.30 = 4,21 мм. Виконане 

пошкодження при 0,3 Mult  при висоті hd=0…30мм, спричинило зростання 

прогину на 24,5%; 

•  Взірцях БП 1.3.1-0,5-20 пошкодження при 0,5 Mult  від БК 1.1.1-0, 

Прогин в центральній зоні при висоті пошкодження hd=0мм  fd.0 = 6,21 мм, при  

hd=10 мм  fd.10 = 6,77 мм,  fd.20 = 6,9 мм та fd.30 = 7,02 мм. Виконане пошкодження 

при 0,5 Mult  при висоті hd=0…30мм, спричинило зростання прогину на 13%; 

•    Взірцях БП 1.3.2-0,5-80 пошкодження при 0,5 Mult  від БК 1.1.1-0, 

пошкодження  розмірами 80*30 мм. Виконане пошкодження при висоті 

hd=0…30мм, спричинило зростання прогину на 11,1%; 

•    Взірцях БП 1.4.1-0,7-20 пошкодження при 0,7 Mult  від БК 1.1.1-0, 

пошкодження  розмірами 20*30 мм. Прогин в центральній зоні при висоті 

пошкодження hd=0  fd.0 = 9,27 мм, при      hd=10 мм  fd.10 = 9,59 мм,  fd.20 = 9,77 мм 

та fd.30 = 10,44 мм. Виконане пошкодження при 0,5 Mult  при висоті hd=0…30мм, 

спричинило зростання прогину на 12,6%. 
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При виконання пошкодження за дії навантаження, відбувається зростання 

реальної висоти стиснутої зони бетону, в порівнянні з пошкодження до дії 

навантаження БП 1.1.2-0-20.  

Табл. 3.4 

Деформативність  експериментальних балок першої  серії. 

 

Найбільш негативний вплив на прогин, при розгляді фактору 

навантаження має виконання пошкодження, при 0,5 Mult  від БК 1.1.1-0 із 

діапазоном зростання прогину 8,19…15,84% відносно БК 1.1.1-0  (табл. 3.4). 

Фактор ширини пошкодження також впливає на зміну прогину, пошкодження з 

шириною 20 мм має більший негативний вплив чим при ширині 80 мм на 12,19%. 

Найбільший вплив рівня навантаження на прогин під час зростання висоти 

пошкодження hd = 0 мм→30 мм, має  при 0,3 Mult  від БК 1.1.1-0. Відбувається 

зростання прогину на 22,03% відносно значення до початку пошкодження (табл. 

3.4).   

 

 

 

 

 

 

 

Шифр зразки 
Несуча 

здатність, 

Ms.0,  кНм  

 Прогин 

при         

М=15,4 

кНм,  

мм  

Відхилення 

f15,4 

відносно 

БК 1.1.1-0 ,  

мм  

Вплив 

пошкодження 

на прогин при 

hd=0…30мм ,  

% 
 

  
БК 1.1.1-0 22,2 8,37 - -  

БП 1.1.2-0-20 17,12 9,04 -8,07 -  

БП 1.2.1-0,3-20 17,99 9,05 -8,19 22,03  

БП 1.3.1-0,5-20 17,02 9,69 -15,84 13,04  

БП 1.3.2-0,5-80 16,96 8,67 -3,65 10,46  

БП 1.4.1-0,7-20 18,3 8,2 1,97 12,62  
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3.2.6. Деформативність експериментальних балок другої серії, без 

пошкодження та з пошкодженням до дії навантаження.                                                                   

 Результати зразки БК 2.5.1-0 відображенні на графіках усереднених 

значень рис. 3.64,65.   

Площа поперечного перерізу  армування балок другої серії знижена 26,6% 

в порівнянні з балками першої серії. Взірці БК 2.5.1-0 мають значне зростання 

прогину в порівнянні із БК 1.1.1-0 та БП 1.1.2-0-20, при М=13,18 кН*м відносно 

БК 1.1.1-0 зросли на 19,8% та відносно БП 1.1.2-0-20 на 13,5% (рис.3.65).    

 Усереднене значення прогинів в центральному перерізі 

експериментального зразки  БК 2.5.1-0, f4,55 = 2,24 мм,  f7,88 = 4,6 мм та                                 

f12,08 = 7,62 мм.   

Рис. 3.67.  Графік зміни реальної висоти стиснутого бетону для  БК 1.1.1-0, БК 

2.5.1-0 та БП 1.1.2-0-20 

Рис. 3.64.  Усередненні графіки залежності 

прогинів від навантаження для БК 2.5.1-0 

 

Рис. 3.65.  Усередненні графіки 

зміни прогинів в центральному 

перерізі БК 1.1.1-0, БК 2.5.1-0 та 

БП 1.1.2-0-20  
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Зниження поперечного перерізу армування яке сприймає максимальний 

згинальний момент, призвело до зміни залежності реальної висоти стиснутої 

зони від навантаження, в порівнянні із взірцями із  арматурою ∅14 (рис.3.67).          

В ІІ→ІІІ стадіях напружено-деформованого стану в взірцях БК 2.5.1-0 

відбувається, поступове зростання реальної висоти стиснутої зони                                

з 73,39 мм до 74,58 мм при зміні моменту з М 9,25 кНм до 13,97 кНм. Із 

досягненням Ms.0=14,84 кНм відбулось незначне зниження х до 0,5 мм, але при 

М=14,91 кНм→16,63 кНм  х=75,04 мм→76,62 мм та при М=16,63 кНм → 17,57 

кНм → 18,36 кНм  х=76,62 мм→76,4 мм→58 мм. Вище розглянуті залежності х 

від М, відображають зростання впливу фізико-механічних характеристик 

арматури на зміну реальної висоти стиснутої зони бетону. Недостатній 

поперечний переріз призводить до виключення з роботи значних зон бетону з 

утворенням тріщин.  

Рис. 3.68. Характер утворення тріщин в БК 2.5.1-0 серії 2-ї під дією 

навантаження 

Рис. 3.69.  Відображення тріщин в  центральному перерізі після руйнації              

БК 2.5.1-0 серії 2-ї 

Внаслідок зменшення поперечної площі армування що сприймає 

максимальний згинаний момент та прогин, відбулось значне утворення  та 



 105 

 

Рис. 3.71 Відображення тріщин в 

центральному перерізі після 

руйнації  БП 2.6.1-0-20 серії 2-ї 

розкриття тріщин при зростанні навантаження (рис.3.68,69). Виключення  

тріщинами значної висоти поперечного перерізу, призвело до зростання 

концентрації головних напружень та утворення сколу в кінцевих етапах 

текучості арматури (рис.3.69). 

Усереднене значення прогинів в центральному перерізі експериментального 

зразки  БП 2.6.1-0-20,  f4,55 = 2,55 мм,  f7,88 = 5,01 мм та   f12,08 = 8,45 мм.  При 

досягненні ϭctu = fctu в зоні чистого згину відбувається значне зростання прогину 

та залежності зміни прогинів від рівня навантаження (рис.3.70,71). 

 

Рис. 3.72.  Схематичне відображення утворення та розвитку тріщин в  

стиснутому бетоні  БП 2.6.1-0-20  серії 2-ї: а) при M < Ms.0 ; б) при M > Ms.0 

 

а) б) 

Рис. 3.70.  Усередненні графіки залежності 

прогинів від навантаження для БП 2.6.1-0-20 

 

0 200 400 600 800 1000 1200 1400 1600 1800-1

0

1

2

3

4

5

6

7

8

9

10

11

11,45

10,67

9,10

7,53

4,55

M(КН*м)

Довжина балки L (мм)

В
и

ги
н

 б
ал

ки
 f

 (
м

м
)

0 2 4 6 8 10 12 14

0

1

2

3

4

5

6

7

8

9

10

11

M, кНм

f 
(м

м
)



 106 

 

Пошкодження до дії  навантаження  призвело до утворення технічні 

тріщин з напрямком від нижньої площини пошкодження до точок прикладання 

сили, також із зростанням навантаження відбувалось поширення нормальної 

тріщин (рис.3.72). 

Взірці БП 2.6.2-0-80 із розподіленим пошкодженням.  Усереднене значення 

прогинів в центральному перерізі експериментального зразки БП 2.6.2-0-80,  f4,55 

= 2,52 мм,  f7,88 = 6,07 мм та    f12,08 = 9,56 мм.  При зміні ширини пошкодження 20 

мм → 80 мм зниження прогинів при зміні навантаження  в порівнянні з БП 2.6.1-

0-20, але відбулось при меншому М значне розкриття тріщин (рис.3.73,74). 

Ефекту утворення технічні тріщин в напрямку сил прикладання не відбулось, 

при ширенні пошкодження 80 мм та з наявністю імітації пошкодження 

армування (рис.3.75). Зниження прогину відбулось внаслідок зниження 

концентрації головних напружень із зростанням ширини пошкодження. 

Рис. 3.75.  Схематичне відображення утворення та розвитку технічні тріщин в  

стиснутому бетоні  БП 2.6.2-0-80 серії 2-ї: а) підчас виконання експерименту; б) 

після виконання експерименту виконання 

а) б) 

Рис. 3.73.  Усередненні графіки залежності 

прогинів від навантаження для БП 2.6.2-0-80 

 

Рис. 3.74.  Усередненні графіки 

зміни прогинів в центральному 

перерізі   БП 2.6.2-0-80 
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3.2.7. Аналіз деформативності експериментальних балок другої серії, 

без пошкодження та з пошкодженням до дії навантаження.                                                                   

Рис. 3.76.  Усередненні графіки зміни прогинів в центральному перерізі взірців 

БК 2.5.1-0, БП 2.6.1-0-20 та БП 2.6.2-0-80 

Вплив зниження поперечного перерізу головного армування на 26,6%,  на 

не пошкодженні взірці та взірці пошкодженні до дії навантаження має наступні 

ефекти (рис.3.76): 

• Взірці БК 2.5.1-0 мають значне зростання прогину в порівнянні із БК 1.1.1-

0 та БП 1.1.2-0-20, при М=13,18 кН*м відносно БК 1.1.1-0 зросли на 19,8% та 

відносно БП 1.1.2-0-20 на 13,5%. 

• Пошкодження розмірами 80*30 мм має менші прогини на різних етапах 

навантаження, в порівнянні з випробуваними взірцями із пошкодженням 

розмірами 20*30 мм (рис.3.104). Це відображено при порівнянні залежності 

зміни прогинів від рівня навантаження: для БК 2.5.1-0 f4,55 = 2,24 мм,  f7,88 = 4,6 

мм та   f12,08 = 7,62 мм; БП 2.6.1-0-20  f4,55 = 2,55 мм,  f7,88 = 5,01 мм та   f12,08 = 8,45 

мм; БП 2.6.2-0-80,  f4,55 = 2,52 мм,  f7,88 = 6,07 мм та  f12,08 = 9,56 мм.  

• Зростання впливу фізико-механічних характеристик арматури на зміну 

реальної висоти стиснутої зони бетону. Недостатній поперечний переріз 

призводить до виключення з роботи значних зон бетону, із зростанням  

утворенням тріщин в порівнянні з БК 1.1.1-0. 

• Взірці БП 2.6.1-0-20  демонструють відміну зміну  х від М в порівнянні з  

БК 2.5.1-0 до М=8,3 кН*м, в діапазоні  8,3 кН*м →15,53 кН*м значення х мають 

незначні відхилення але різну тенденцію розвитку. Дослідні взірці БП 2.6.1-0-20 
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маю відміну залежність зміни х від М в порівнянні із БК 2.5.1-0 та  БП 2.6.1-0-20, 

із початком II стадії напружено-деформованого стану динаміка зменшення х із 

зростанням М знизалась але залишилась (рис.3.77).  

• Пошкодження до дії  навантаження розмірами 20*30 мм, призвело до 

утворення технічні тріщин з напрямком від нижньої площини пошкодження до 

точок прикладання сили, також із зростанням навантаження відбувалось 

поширення нормальної тріщин. При пошкодженні 80*30 мм, ефекту утворення 

технічні тріщин не відбувається. 

Рис. 3.77.  Усередненні графіки зміни прогинів в центральному перерізі         

БК 2.5.1-0, БП 2.6.1-0-20 та БП 2.6.2-0-80 

 

3.2.8. Деформативність експериментальних балок другої серії, з 

пошкодження виконаним за дії навантаження.                                                                   

Рис. 3.78.  Усередненні графіки залежності 

прогинів від навантаження для БП 2.7.1-0,3-80 

 

Рис. 3.79.  Усередненні графіки 

зміни прогинів в центральному 

перерізі БП 2.7.1-0,3-80 
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Прогин в центральній зоні  взірців БП 2.7.1-0,3-80 при висоті пошкодження 

hd=0  fd.0 = 3,16 мм, при hd=10 мм  fd.10 = 3,68 мм,  fd.20 = 3,85 мм та fd.30 = 4,33 мм. 

Виконане пошкодження при 0,3 Mult  при висоті hd=0…30мм, спричинило 

зростання прогину на 37,03% (рис.3.78,79). Усереднене значення прогинів в 

центральному перерізі експериментального зразки БП 2.7.1-0,3-80,  f4,55 = 2,37 

мм,  f7,88 = 6,26 мм та  f12,08 = 10,3 мм. 

Рис. 3.80.  Схематичне відображення утворення та розвитку тріщин в  

стиснутому бетоні  БП 2.7.1-0,3-80 серії 2-ї: а) підчас виконання експерименту; 

б) після виконання експерименту 

Рис. 3.81.  Усередненні графіки зміни прогинів в центральному перерізі         

БК 2.5.1-0, БП 2.6.2-0-80  та БП 2.7.1-0,3-80 

При 60-70% від руйнівного навантаження відбулось розкриття технічні 

тріщин, виключення значних фракцій бетону нормальними тріщиннами 

внаслідок зниження площі поперечного перерізу стержнів арматури з ∅14 до 

∅12, призвело до зниження несучої здатності дослідних зразки БП 2.7.1-0,3-80 

(рис.3.80). 

Виконане пошкодження розмірами 80*30 мм при 0,3 Mult від БК 2.5.1-0, 

призвело до зростання х   та стабілізацією  до М=12,23 кН*м. Із закінченням 

а) б) 
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«зони спокою» із початком текучості арматури, відбулось динамічне зниження х 

із поширенням нормальних тріщин (рис.3.80,81). 

Прогин в центральній зоні взірців БП 2.8.1-0,5-20  при висоті пошкодження 

hd=0  fd.0 = 5,38 мм, при      hd=10 мм  fd.10 = 5,64 мм,  fd.20 = 5,78 мм та fd.30 = 6,13 

мм. Виконане пошкодження при 0,5 Mult  при висоті hd=0…30мм, спричинило 

зростання прогину на 13,95% (рис.3.82,83). Усереднене значення прогинів в 

центральному перерізі експериментального зразки БП 2.8.1-0,5-20,  f4,55 = 2,17 

мм,  f7,88 = 4,37 мм та  f12,08 = 8,14 мм. 

Рис. 3.84.  Схематичне відображення утворення та розвитку тріщин в  стиснутому 

бетоні  БП 2.8.1-0,5-20 серії 2-ї: а) підчас виконання експерименту; б) після 

виконання експерименту  

 

а) 
б) 

Рис. 3.82.  Усередненні графіки залежності 

прогинів від навантаження для БП 2.8.1-0,5-20 

 

Рис. 3.83.  Усередненні графіки 

зміни прогинів в центральному 

перерізі БП 2.8.1-0,5-20 
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Розкриття технічні тріщин з напрямком від площини пошкодження до 

точок прикладання сили відбулось при 80-85% від Mult  в БП 2.8.1-0,5-20.  

Випробування БП 2.8.2-0,5-80 серії 2-ї виконувалось з нанесенням 

пошкодження за дії навантаження 0,5 Mult від БК 2.5.1-0. Прогин в центральній 

зоні при висоті пошкодження hd=0  fd.0 = 6,07 мм, при hd=10 мм  fd.10 = 6,31 мм,  

fd.20 = 6,53 мм та fd.30 = 7,08 мм. Виконане пошкодження при 0,5 Mult  при висоті 

hd=0…30мм, спричинило зростання прогину на 16,64% (рис.3.85,86). Усереднене 

значення прогинів в центральному перерізі експериментального зразки                      

БП 2.8.2-0,5-80,  f4,55 = 2,31 мм,  f7,88 = 4,65 мм та  f12,08 = 8,81 мм. 

а) б) 

Рис. 3.87.  Схематичне відображення утворення та розвитку тріщин в  стиснутому 

бетоні  БП 2.8.2-0,5-80 серії 2-ї: а) підчас виконання експерименту; б) після 

виконання експерименту  

Рис. 3.85.  Усередненні графіки залежності 

прогинів від навантаження для БП 2.8.2-0,5-80 

 

Рис. 3.86.  Усередненні графіки 

зміни прогинів в центральному 

перерізі БП 2.8.2-0,5-80 
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Розкриття технічні тріщин з напрямком від площини пошкодження до 

точок прикладання сили відбулось при 70-75% від Mult БП 2.8.2-0,5-80, але 

подальше утворення сколів не відбулось як в БП 2.8.1-0,5-20 (рис.3.85,87).  

Випробування БП 2.9.1-0,7-80 серії 2-ї виконувалось з нанесенням 

пошкодження за дії навантаження 0,7 Mult від БК 2.5.1-0. Прогин в центральній 

зоні при висоті пошкодження hd=0  fd.0 = 8,47 мм, при   hd=10 мм  fd.10 = 9,11 мм,  

fd.20 = 9,26 мм та  fd.30 = 9,8 мм. Виконане пошкодження при 0,7 Mult  при висоті 

hd=0…30мм, спричинило зростання прогину на 15,71% (рис.3.88,89). Усереднене 

значення прогинів в центральному перерізі експериментального зразки БП 2.9.1-

0,7-80,  f4,55 = 2,25 мм,  f7,88 = 4,5 мм та   f12,08 = 7,6 мм. 

а) б) 

Рис. 3.90.  Схематичне відображення утворення та розвитку тріщин в  стиснутому 

бетоні  БП 2.9.1-0,7-80 серії 2-ї: а) підчас виконання експерименту; б) після 

виконання експерименту  

Рис. 3.88.  Усередненні графіки залежності 

прогинів від навантаження для БП 2.9.1-0,7-80 

 

Рис. 3.89.  Усередненні графіки 

зміни прогинів в центральному 

перерізі БП 2.9.1-0,7-80 
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Розкриття технічні тріщин з напрямком від площини пошкодження до 

точок прикладання сили відбулось при 88-94% від Mult БП 2.9.1-0,7-80, але 

подальше утворення сколів відбулось як в БП 2.8.1-0,5-20 (рис.3. 90). 

Рис. 3.93.  Усередненні графіки зміни прогинів в перерізі між центром балки та 

точкою прикладання сили   БП 2.8.2-0,5-80 та  БП 2.10.1-0,5-80 

Випробування БП 2.10.1-0,5-80 серії 2-ї виконувалось з нанесенням 

пошкодження за дії навантаження 0,5 Mult від БК 2.5.1-0. Прогин в центральній 

зоні при висоті пошкодження hd=0  fd.0 = 5,65 мм і  fd.30 = 6,46 мм, прогин під 

силою прикладання fd.0 = 4,39 мм і  fd.30 = 6,56 мм . Виконане пошкодження при 

0,5 Mult  при висоті hd=0…30мм, спричинило зростання прогину в центральному 

перерізі на 14,34%, в перерізі в точці прикладання сили 49,38%  (рис.3.91…93). 

Рис. 3.91.  Усередненні графіки залежності 

прогинів від навантаження для БП 2.10.1-0,5-80 

 

Рис. 3.92.  Усередненні графіки 

зміни прогинів в центральному 

перерізі БП 2.8.2-0,5-80 та БП 

2.10.1-0,5-80 
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Усереднене значення прогинів в центральному перерізі експериментального 

зразки  БП 2.10.1-0,5-80,  f4,55 = 2,3 мм,  f7,88 = 4,6 мм та  f12,08 = 9,11 мм.  

Пошкодження виконане в взірцях БП 2.10.1-0,5-80 між центральною 

площиною та точкою прикладання сили, призвело до зростання прогину в 

центральній зоні при М=12,03 кН*м на 3,32% та зоні прикладання сили на 

11,09% відносно БП 2.8.2-0,5-80.  

 

Розкриття технічні тріщин та утворення сколу з напрямком від площини 

пошкодження до віддаленої точки прикладання сили відбулось при          75-

77,5% від Mult БП 2.9.1-0,7-80 (рис.3.94). На відміну від пошкоджень виконаних 

в центральній зоні (де відбувалось поступове розкриття тріщин та утворення 

сколів або їх відсутність), при пошкодженні виконаному між центральною 

площиною елемента та площиною прикладання сили, відбувалось розкриття 

тріщин з переходом в сколювання.   

 

 

в) 

а) 

б) 

Рис. 3.94 Схематичне відображення утворення та 

розвитку тріщин в стиснутому бетоні БП 2.10.1-

0,5-80 серії 2-ї: а) підчас виконання експерименту; 

б, в) після виконання експерименту  
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3.2.9. Аналіз деформативності експериментальних балок другої серії з 

пошкодженням виконаним за дії навантаження.                                                                   

Рис. 3.95.  Усередненні графіки зміни прогинів в центральному перерізі  

БП пошкоджених за дії навантаження  серії 2-ї 

Сумісний вплив зниження поперечного перерізу головного армування на 

26,6% та виконання пошкодження при навантаженні, на деформативність 

елемента (рис.3.95): 

• Зміна прогину в центральному перерізі при зростанні висоти пошкодження 

hd=0…30мм: у зразки БП 2.7.1-0,3-80 пошкодження розмірами 80*30мм 

виконане при 0,3 Mult  БК 2.5.1-0, зростання на 37,03%; в БП 2.8.1-0,5-20 при 0,5 

Mult та 20*30мм  зростання на 13,95%; в БП 2.8.2-0,5-80 при 0,5 Mult та 80*30мм  

зростання на 16,64%; в БП 2.9.1-0,7-80 при 0,7 Mult та 80*30мм зростання на 

15,71%; в БП 2.10.1-0,5-80 при 0,7 Mult та 20*30мм зростання на 14,34%, але 

зростання прогину в площинні прикладання сили біля пошкодження зросло на   

49,38%; 

• Утворення технічні тріщин у взірцях пошкоджених за дії навантаження: 

o  При 60-70% від руйнівного навантаження відбулось розкриття 

технічні тріщин, виключення значних фракцій бетону нормальними тріщиннами 
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внаслідок зниження площі поперечного перерізу стержнів головної арматури із 

∅14 до ∅12, призвело до зростання прогинів в дослідних зразки БП 2.7.1-0,3-80;  

o Розкриття технічні тріщин з напрямком від площини пошкодження 

до точок прикладання сили, та динамічне поширення нормальних тріщин 

відбулось: при 80-85% від Mult  у взірцях БП 2.8.1-0,5-20; при 70-75% від Mult 

зразки БП 2.8.2-0,5-80, але подальше утворення сколів не відбулось як в                              

БП 2.8.1-0,5-20 (рис.3.112,115); при 88-94% від Mult  зразки БП 2.9.1-0,7-80  (рис.3. 

112,118); при 75-77,5% від Mult БП 2.9.1-0,7-80 (рис.3.121); 

o На відміну від пошкоджень виконаних в центральній зоні (де 

відбувалось поступове розкриття тріщин та утворення сколів або їх відсутність), 

при пошкодженні виконаному між центральною площиною елемента та 

площиною прикладання сили, відбувалось динамічне розкриття тріщин з 

переходом в сколювання. 

3.2.10. Аналіз деформативності експериментальних балок другої 

серії.                                                                   

Рис. 3.96.  Усередненні графіки зміни прогинів в центральному перерізі  балок 

серії 2-ї 
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Вплив комбінацій пошкодження (зниження площі поперечного перерізу 

головного армування на 26,6%)  із виконання пошкодження до дії навантаження 

та під дією навантаження (рис.3.96):   

• Взірці БК 2.5.1-0 мають значне зростання прогину в порівнянні із БК 1.1.1-

0 та БП 1.1.2-0-20, при М=13,18 кН*м відносно БК 1.1.1-0 зросли на 19,8% та 

відносно БП 1.1.2-0-20 на 13,5%; 

• Пошкодження розмірами 80*30 мм має менші прогини на різних етапах 

навантаження, в порівнянні з випробуваними взірцями із пошкодженням 

розмірами 20*30 мм (рис.3.104). Це відображено при порівнянні залежності 

зміни прогинів від рівня навантаження: для БК 2.5.1-0 f4,55 = 2,24 мм,  f7,88 = 4,6 

мм та   f12,08 = 7,62 мм; БП 2.6.1-0-20  f4,55 = 2,55 мм,  f7,88 = 5,01 мм та   f12,08 = 8,45 

мм; БП 2.6.2-0-80,  f4,55 = 2,52 мм,  f7,88 = 6,07 мм та  f12,08 = 9,56 мм. 

• Зміна прогину в центральному перерізі при зростанні висоти пошкодження 

hd=0…30мм: у зразки БП 2.7.1-0,3-80 пошкодження розмірами 80*30мм 

виконане при 0,3 Mult  БК 2.5.1-0, зростання на 37,03%; в БП 2.8.1-0,5-20 при         

0,5 Mult та 20*30мм  зростання на 13,95%; в БП 2.8.2-0,5-80 при 0,5 Mult та 

80*30мм  зростання на 16,64%; в БП 2.9.1-0,7-80 при 0,7 Mult та 80*30мм 

зростання на 15,71%; в БП 2.10.1-0,5-80 при 0,7 Mult та 20*30мм зростання на 

14,34%, але зростання прогину в площинні прикладання сили біля пошкодження 

зросло на   49,38%; 

• Взірці БП 2.6.1-0-20  демонструють відміну зміну  х від М в порівнянні з  

БК 2.5.1-0 до М=8,3 кН*м, в діапазоні  8,3 кН*м →15,53 кН*м значення х мають 

незначні відхилення але різну тенденцію розвитку. Дослідні взірці БП 2.6.1-0-20 

маю відміну залежність зміни х від М в порівнянні із БК 2.5.1-0 та  БП 2.6.1-0-20, 

із початком II стадії напружено-деформованого стану динаміка зменшення х із 

зростанням М знизалась але залишилась; 

• Утворення технічні тріщин у взірцях пошкоджених за дії навантаження: 

o  Пошкодження до дії  навантаження розмірами 20*30 мм, призвело 

до утворення технічні тріщин з напрямком від нижньої площини пошкодження 

до точок прикладання сили, також із зростанням навантаження відбувалось 
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поширення нормальної тріщин. При пошкодженні 80*30 мм, ефекту утворення 

технічні тріщин не відбувається; 

o При 60-70% від руйнівного навантаження відбулось розкриття 

технічні тріщин, виключення значних зон бетону нормальними тріщиннами 

внаслідок імітації корозії головної арматури, призвело до зростання прогинів в 

дослідних зразки БП 2.7.1-0,3-80; 

o Розкриття технічні тріщин з напрямком від площини пошкодження 

до точок прикладання сили, та динамічне поширення нормальних тріщин 

відбулось: при 80-85% від Mult  у взірцях БП 2.8.1-0,5-20; при 70-75% від Mult 

зразки БП 2.8.2-0,5-80, але подальше утворення сколів не відбулось як в                              

БП 2.8.1-0,5-20 (рис.3.112,115); при 88-94% від Mult  зразки БП 2.9.1-0,7-80  ; при 

75-77,5% від Mult БП 2.9.1-0,7-80; 

o На відміну від пошкоджень виконаних в центральній зоні (де 

відбувалось поступове розкриття тріщин та утворення сколів або їх відсутність), 

при пошкодженні виконаному між центральною площиною елемента та 

площиною прикладання сили, відбувалось динамічне розкриття тріщин з 

переходом в сколювання. 

 Табл. 3.5 

Деформативність експериментальних балок другої  серії 

Шифр взірців 

Несуча 

здатність, 

Ms.y  кНм  

 Прогин 

при         

М=12,08 

кНм,  

мм  

Відхилення 

f12,08 

відносно 

БК 2.5.1-0 ,  

%  

Вплив 

пошкодження 

на прогин при 

hd=0…30мм ,  

% 

 

 

 
БК 1.1.1-0 22,2 6,04 20,73 -  

БК 2.5.1-0 14,84 7,62 - -  

 БП 2.6.1-0-20 12,35 8,45 -10,89 -  

БП 2.6.2-0-80 13,93 9,56 -25,46 -  

БП 2.7.1-0,3-80 12,11 10,3 -35,17 37,03  

 БП 2.8.1-0,5-20 12,28 8,14 -6,82 13,95  

БП 2.8.2-0,5-80 13,19 8,81 -15,62 16,64  

БП 2.9.1-0,7-80 12,72 7,6 0,26 15,71  

БП 2.10.1-0,5-

80 

13,17 
9,11 -19,55 14,34  

Наявність пошкодження арматури у вигляді зниження поперечної площі 

головного армування на 26,6%, призводить до зростання прогину на 20,73% в 

порівнянні із взірцем БК 1.1.1-0 без пошкодження (табл.3.5). Найбільш 

негативний вплив на прогин, при розгляді фактору навантаження має виконання 

пошкодження, при 0…0,3 Mult  від БК 2.5.1-0 із діапазоном зростання прогину 
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25,45…37,14% відносно БК 2.5.1-0  (табл. 3.5). Фактор ширини пошкодження 

також впливає на зміну прогину, пошкодження з шириною 80 мм має більший 

негативний вплив чим при ширині 20 мм на 8,8%. Найбільший вплив рівня 

навантаження на прогин під час зростання висоти пошкодження hd = 0 мм→30 

мм, має  при 0,3 Mult  від БК 2.5.1-0. Відбувається зростання прогину на 37,03% 

відносно значення до початку пошкодження (табл. 3.5).   

Висновок з розділу 3.   

1. Виконаними експериментальними дослідженнями встановлено 

параметри міцності, деформативності та тріщиностійкості залізобетонних балок 

з пошкодженням бетону в стиснутій зоні за дії навантаження: 0,3; 0,5; 0,7 від дії 

згинального моменту, при якому наступає вичерпання несучої здатності. 

2. Пошкодження бетону в стиснутій зоні, точкового або розподіленого 

типу  із висотою пошкодження 30 мм призводить до втрати несучої здатності 

згинаним залізобетонним елементом прямокутного перерізу без пошкодження 

головної арматури в діапазоні 11,58…23,60%, із врахуванням варіювання рівня 

навантаження при якому здійснюється пошкодження. 

3. Найбільше зниження несучої здатності залізобетонного при 

робочою арматурою ø14А500С відбувається при виконанні пошкодження при 

рівні навантаження 0,5 Mult,  в залежності від варіювання шириною пошкодження 

зниження несучої здатності є в діапазоні 23,33…23,60%. Основним фактором 

впливу на несучу здатність залізобетонного елемента при виконанні 

пошкодження за дії навантаження, є рівень навантаження. Вплив на несучу 

здатність виконання пошкодження за дії навантаження, відносно елемента 

пошкодженого до дії навантаження варіюється в діапазоні 0,93…-14,66% в 

залежності від рівня навантаження виконання пошкодження. Вплив варіювання 

ширини пошкодження в стиснутій зоні бетону на несучу здатність, не перевищує 

1%. 

4. Впив варіювання типу пошкодження в стиснутій зоні бетону та рівня 

навантаження  для згинаних залізобетонних елементів із робочою арматурою 

ø12А500С   є  зниження в діапазоні  6,13…23,32%. Аналіз отриманих результатів 
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демонструє, що пошкодження виконанні розподільним типом мають приріст 

несучої здатності відносно точкового типу в діапазоні  12,8…15,91%, в 

залежності від рівня навантаження при якому виконувалось пошкодження. 

5. Прогини залізобетонних балок без пошкоджених та з пошкодженням  

виконаним до дії навантаження, мають близьке до лінійного зростання із зміною 

інтенсивності при появі тріщин.  В зразків пошкоджених при рівні навантаження 

0,3; 0,5 Mult відбувається значне зростання прогину при виконанні, із 

досягненням прогинів зразків пошкоджених до дії навантаження.  
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РОЗДІЛ 4. РОЗРАХУНОК ЗАЛІЗОБЕТОННИХ БАЛОК З 

ПОШКОДЖЕННЯМ АРМАТУРИ ПРИ ДІЇ НАВАНТАЖЕННЯ ЗА 

ДЕФОРМАЦІЙНОЮ МОДЕЛЛЮ 

Методика розрахунку несучої здатності та прогину залізобетонних балок з 

пошкодженням в стиснутій зоні 

Для розрахунку залізобетонних елементів за деформаційною моделлю в 

Україні з 2010 року було введено національний стандарт ДСТУ Б В.2.6-156:2010 

«Бетонні та залізобетонні конструкції з важкого бетону. Правила проектування» 

[38] та ДБН В.2.6-98:2009 «Бетонні та залізобетонні конструкції. Основні 

положення» [37]. 

В основі розрахунку за деформаційною моделлю лежить використання 

нелінійної деформаційної методики. Дана методика враховує реальні нелінійні 

діаграми деформування бетону 𝜎с − 𝜀с і дволінійні діаграми деформування 

арматури 𝜎𝑠 − 𝜀𝑠. 

Хоч  деформаційна модель розрахунку дозволяє змоделювати роботу 

залізобетонної конструкції  різноманітної форми перерізу при довільному етапі 

навантаження по висоті перерізу, але в ній не враховано, що конструкція може 

бути пошкодження за дії навантаження. 

Згідно [38] несучу здатність визначають задаючись такими 

передумовами: 

- Розрахунковим перерізом приймається усереднений, який є 

середнім деформаціям бетону і арматури по довжині блоку; 

- Деформації в арматурі рівні деформаціям у бетоні що її 

оточує; 

- Приймається гіпотеза про лінійний розподіл деформацій по 

висоті перерізу; 

- Відносні деформації арматури виконуються у вигляді 

дволінійної діаграми, а деформації бетону визначають за нелінійної 

діаграмою. 
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Дослідження експериментальних зразків виявило що в бетоні присутні 

розтягуючі зусилля, тому розрахунок проводимо згідно другої форми 

рівноваги [38]: 

𝑏𝑓𝑐𝑑 

ℵ̅
∙ ∑

𝑎𝑘

𝑘 + 1

5

𝑘=1

∙ 𝛾𝑘+1 + ∑ 𝜎𝑠𝑖 ∙ 𝐴𝑠𝑖

𝑛

𝑖=1

= 0  

𝑏 ∙ 𝑓𝑐𝑑

ℵ̅2
∙ ∑

𝑎𝑘

𝑘 + 2

5

𝑘=1

∙ 𝛾𝑘+2 + ∑ 𝜎𝑠𝑖𝐴𝑠𝑖(𝑥1 − 𝑍𝑠𝑖) = 𝑀0

𝑛

𝑖=1

 

Де 𝑏 – ширина поперечного перерізу елемента [мм]; 

𝑓𝑐𝑘 – призмова міцність бетону на стиск [MPa]; 

ℵ̅ = ℵ/𝜀с1 - відносна кривизна [1/мм]; 

ℵ =
1

𝑟
=

𝜀с(1)−𝜀с(2)

ℎ
 - кривизна вигнутої осі в перерізі [1/мм]; 

𝜀с1 – деформація при максимальних напруженнях [‰] із таблиці 3.1 

[2]; 

𝜀с(1) – деформації бетону стиснутої фібри [‰]; 

𝜀с(2) – осереднені деформації розтягнутої фібри бетону [‰]; 

ℎ - висота поперечного перерізу елемента [мм]; 

𝑎𝑘 – коефіцієнти полінома за першою групою граничних станів з 

додатку Д [2]; 

𝑘 = 1.05 ∙ 𝐸𝑐𝑘 ∙ 𝜀𝑐1/𝑓𝑐𝑘; 

𝐸𝑐𝑘 – модуль пружності бетону [MPa]; 

𝛾 = 𝜀с(1)/𝜀с1; 

𝜎𝑠 = 𝜀𝑠 ∙ 𝐸𝑠 – напруження в шарі арматури при пружній роботі і 𝜎𝑠 =

𝑓𝑦𝑘 – при досягненні межі текучості [MPa]; 

(4.1) 

(4.2) 
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𝜀𝑠 = ℵ ∙ (𝑥1 − 𝑧𝑠) – деформації в арматурі згідно гіпотизи плоских 

перерізів; 

𝐸𝑠 – модуль пружності бетону [MPa]; 

𝐴𝑠 – площа поперечного перерізу арматури [мм2]; 

𝑥1 =
𝜀с(1)

ℵ
 - висота стиснутої зони бетону [мм]; 

𝑧𝑠 – відстань від арматури до найбільш стисненої грані перерізу [мм]; 

М – значення зовнішнього згинального моменту [кНм]; 

Розрахунковий переріз згинаних залізобетонних балок зображений на 

рис. 4.1. 

                а)                                              б)                                в) 

Рис. 4.1. Розрахунковий переріз згинаного елемента.                                          

а) поперечний переріз; б) епюра напружень; в) епюра деформацій 

Було прийнято методику пошуку невідомих в основі якої перше рівняння 

рівноваги задаємо як квадратне рівняння з невідомими усередненими 

деформаціями розтягнутої фібри бетону:  

𝜀с(2)
2 ∙ 𝑧𝑠 + 𝜀с(2) ∙ (𝜀с(1) ∙ ℎ − 2 ∙ 𝜀с(1) ∙ 𝑧𝑠) + (𝜀с(1)

2 ∙ 𝑧𝑠 − 𝜀с(1)
2 ∙ ℎ

−
𝑏 ∙ 𝑓𝑐𝑘 ∙ ℎ2 ∙ 𝜀с1 ∙ ∑

𝑎𝑘

𝑘 + 2
5
𝑘=1 ∙ 𝛾𝑘+2

𝐴𝑠 ∙ 𝐸𝑠
= 0 

 

(4.3) 
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Змінним параметром рівняння є деформації бетону стисненої фібри: 

𝜀с(1) = 𝑖 ∙ ∆𝜀с(1) 

Де ∆𝜀с(1) = 𝜀с𝑢 ∙ 𝑑1 

𝑑1 = 0,1 – точність розрахунку; 

𝑖 = 1; 

𝜀с𝑢 - із таблиці 3.1 [2]; 

Якщо  𝜀с(1) > 𝜀с𝑢 → виводимо з алгоритму результат (𝜀с(1), 𝜀с(2), 𝜀𝑠, ℵ, М). 

Якщо 𝜀с(1) < 𝜀с𝑢 → ми визначаємо:  

𝑘 = 1.05 ∙ 𝐸𝑐𝑘 ∙ 𝜀𝑐1/𝑓𝑐𝑘 

𝛾 = 𝜀с(1)/𝜀с1 

Знаходимо корені квадратного рівняння і для подальших розрахунків 

приймаємо від’ємне значення деформації бетону стисненої фібри. 

Розраховуємо значення параметрів ℵ, ℵ̅, 𝑥1, 𝜀𝑠, 𝜎𝑠. 

Якщо |𝜀𝑠| більше за 𝜀𝑢𝑑 тоді виводимо з алгоритму результат (𝜀с(1), 𝜀с(2), 

𝜀𝑠, ℵ, М). 

Якщо |𝜀𝑠| менше за 𝜀𝑢𝑑 підставляємо наші дані в рівняння (4.1) і 

перевіряємо чи воно рівне 0. 

Якщо так тоді з (4.2) знаходимо М. 

Приймаємо: і = і + 1 і проводимо розрахунок з початку. 

Критеріями вичерпання несучої здатності в запропонованому алгоритмі 

приймається: 

- Руйнування стисненої зони бетону при досягненні нею 

граничних деформацій ( 𝜀с(1) > 𝜀с𝑢 ) 

- Досягнення граничних деформацій у стержнях арматури ( 

|𝜀𝑠| > 𝜀𝑢𝑑 ) 
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Для розрахунку з пошкодженням без навантаження на дослідний зразки ми 

вважаємо, що висота перерізу зменшилася на глибину пошкодження. При 

розрахунку на першому  етапі ми змінюємо початкові параметри: 

ℎпош = ℎ − 𝑎 

𝑧𝑠 = ℎпош − 𝑎 

 

де 𝑎 – глибина пошкодження [мм]; 

Подальший розрахунок проводимо без змін. 

При розрахунку з пошкодженням за дії навантаження ми вважаємо що 

висота перерізу зменшилася на глибину пошкодження на етапі коли Mі = jМmax. 

Де Мmax – максимальний згинальний момент який витримує залізобетонна балки 

без пошкодження (еталонні взірці), j – відсоткове значення від Мmax при якому 

виконувалось пошкодження. 

Початок розрахунку ми проводимо не змінюючи висоти перерізу і робочої 

висоти перерізу допоки Мі ≈ Мmax. Ми записуємо дані у таблицю і на цьому ж 

етапі не змінюючи i ми змінюємо параметри висоти перерізу і робочої висоти 

перерізу. Тепер не змінючи геометричні параметри продовжуємо розрахунок до 

вичерпання несучої здатності перерізу по бетону, або по арматурі. 

 

Розрахунок прогинів здійснювався згідно чинного  нормативного 

документу  ДСТУ Б В.2.6-156:2010 []. Внаслідок використання в дослідженні 

статично визначених експериментальних зразків, прогин обчислюється із 

спрощенням за формулою:  

21
mf k l

r

 
 
 

= , (4.6) 

(4.5) 

 (4.4) 
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де 𝑙–довжина прольоту балки, km – коефіцієнт врахування розрахункової 

схеми розрахункового елемента, який визначається за табл. 5.5 ДСТУ Б В.2.6-

156:2010 [78] і має наступний вигляд: 

 

Аналіз результатів виконаних розрахунків 

Виконання теоретичних розрахунків виконувалось згідно ДСТУ Б В.2.6-

156:2010 [],  із  оптимізацією виходячи з потреб дослідження. В даному аспекті 

це є зміна висоти елемента в центральному перерізі. Виконано побудову графіків 

деформацій розтягнутої арматури та найбільш стиснутої фібри бетону, із 

порівнянням теоретичних та експериментальних досліджень. Використання 

оптимізованої методики розрахунку виходячи із потреб дослідження, дає 

можливість отримати достовірні результати. Які задовільнять допустимі 

відхилення отриманих теоретичних результатів в порівнянні з 

експериментальними. Із врахуванням зміни висоти центрального перерізу 

елемента, що має безпосередній вплив на несучу здатність та деформаційність 

дослідних зразків. Виконання визначення деформативності теоретичних зразків, 

здійснювалось згідно  згідно ДСТУ Б В.2.6-156:2010 [] та ДСТУ Б В.1.2-3:2006 

„Прогини та переміщення”. Із врахуванням вимог вище вказаних нормативних 

документів, що забезпечує необхідну точність та достовірність теоретичного 

розрахунку.       

(4.7) 

1 2
21 1 53- -
2 28 8 726 6

l
a

k
m

l l
= = =
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Рис. 4.2. Графік усереднених деформацій розтягнутої арматури та найбільш 

стиснутої фібри бетону для балок БК-1.1-1-0 

Рис. 4.3. Графік усереднених значень прогинів, теоретичного розрахунку 

(th) у порівнянні з експериментальним (exp) балок БК-1.1-1-0 
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Вичерпання несучої здатності при виконання теоретичного розрахунку 

становить М𝑠.𝑦
𝑡ℎ = 21,34 кНм, із заданням критерія досягненням деформацій  

арматури початку текучості 𝜀𝑠..𝑦  = 255 ∙ 10−5 див. рис.4.2. Відсоткове 

відхилення теоретичного та експериментального значення вичерпання несучої 

здатності становить 4,03%. Досягнення граничних допустимим прогинів       

f=14,2 мм в теоретичному розрахунку відбулось при  М𝑙𝑖𝑚
𝑡ℎ = 23,6  кНм, 

експериментальних при М𝑙𝑖𝑚
𝑒𝑥𝑝

= 23,25 кНм. Відсоткове відхилення 

експериментального та теоретичного значення згинального моменту за якого 

відбулось досягнення граничного прогину  становить -1,48 %. Використання 

білінійних діаграм залежності деформацій до напружень в розрахунку згідно 

деформаційною моделлю, є в значній мірі ідеалізованим із метою спрощення 

розрахунку. Але надає необхідну точність визначення згинального моменту для 

вичерпання несучої здатності, що є задовільно при використанні.   

Рис. 4.4. Графік усереднених деформацій розтягнутої арматури та найбільш 

стиснутої фібри бетону для балок БП-1.1-2-0-20 
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Рис. 4.5. Графік усереднених значень прогинів, теоретичного розрахунку (th) у 

порівнянні з експериментальним (exp) балок БП-1.1-2-0-20 

Вичерпання несучої здатності при виконання теоретичного розрахунку 

становить М𝑠.𝑦
𝑡ℎ = 16,09 кНм, із заданням критерія досягненням деформацій  

арматури початку текучості 𝜀𝑠..𝑦  = 255 ∙ 10−5 див. рис.4.4. Відсоткове 

відхилення теоретичного та експериментального значення вичерпання несучої 

здатності становить 6,02%. Досягнення граничних допустимим прогинів       

f=14,2 мм в теоретичному розрахунку відбулось при  М𝑙𝑖𝑚
𝑡ℎ =16,09 кНм, 

експериментальних при М𝑙𝑖𝑚
𝑒𝑥𝑝

= 18,23кНм. Відсоткове відхилення 

експериментального та теоретичного значення згинального моменту за якого 

відбулось досягнення граничного прогину  становить 13,31% див. рис. 4.5. В 

даному аспекті використання білінійних діаграм фізико-механічних 

характеристик матеріалів, має недоліки. Але при досягненні вичерпання несучої 

здатності дане відхилення зменшується до допустимих.    
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Рис. 4.6. Графік усереднених деформацій розтягнутої арматури та найбільш 

стиснутої фібри бетону для балок БП 1.2.1-0,3-20 

 

Рис. 4.7. Графік усереднених значень прогинів, теоретичного розрахунку (th) у 

порівнянні з експериментальним (exp) балок БП 1.2.1-0,3-20 

-350 -250 -150 -50 50 150 250

0

1

2

3

4

5

6

7

8

9

10

11

12

13

14

15

16

17

18

19

M
, к

Н
м

ε_s2 еxp
ε_s2 т
ε_c(1) т
ε_c(1) еxp

Графік деформацій

М𝑠.𝑦
𝑒𝑥𝑝

= 17,99кНм 

М𝑠.𝑦
𝑡ℎ = 16,09кНм 

0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12

0

1

2

3

4

5

6

7

8

9

10

11

12

13

14

15

16

17

18

19

20

M
, к

Н
м

f exp
f th

Графік деформацій:

f, мм



 131 

 

Вичерпання несучої здатності при виконання теоретичного розрахунку 

становить М𝑠.𝑦
𝑡ℎ = 16,09 кНм, із заданням критерія досягненням деформацій  

арматури початку текучості 𝜀𝑠..𝑦  = 255 ∙ 10−5 див. рис.4.6. Відсоткове 

відхилення теоретичного та експериментального значення вичерпання несучої 

здатності становить 10,57%. Досягнення граничних допустимим прогинів       

f=14,2 мм в теоретичному розрахунку відбулось при  М𝑙𝑖𝑚
𝑡ℎ =16,09 кНм, 

експериментальних не відбулось (рис.4.7). Внаслідок руйнації елемента до 

досягнення допустимого прогину.  При розгляді зміни деформацій найбільш 

стиснутої фібри бетону при зростанні рівня навантаження, відсутні значні 

відхилення теоретичних та експериментальних результатів в порівнянні із 

зразками пошкоджених до дії навантаження. Використання деформаційної 

моделі для розрахунку деформацій розтягнутої арматури та найбільш стиснутої 

фібри бетону, для згинаних залізобетонних елементів прямокутного перерізу  із 

пошкодженням в стиснутій зоні бетону розмірами 0-20 мм при 0,3 Mult , є 

задовільним. 

Рис. 4.8. Графік усереднених деформацій розтягнутої арматури та найбільш 

стиснутої фібри бетону для балок БП 1.3.1-0,5-20 
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 Рис. 4.9. Графік усереднених значень прогинів, теоретичного розрахунку (th) у 

порівнянні з експериментальним (exp) балок БП 1.3.1-0,5-20 

Вичерпання несучої здатності при виконанні теоретичного розрахунку 

становить М𝑠.𝑦
𝑡ℎ = 16,09 кНм, експериментальне значення становить                    

М𝑠.𝑦
𝑒𝑥𝑝

= 17,02кНм (див. рис.4.8). Відсоткове відхилення теоретичного та 

експериментального значення вичерпання несучої здатності становить 5,47%. 

Досягнення граничних допустимим прогинів f=14,2 мм в теоретичному 

розрахунку відбулось при  М𝑙𝑖𝑚
𝑡ℎ =16,09 кНм, експериментальних при   

М𝑙𝑖𝑚
𝑒𝑥𝑝

= 19,12кНм. Відсоткове відхилення експериментального та теоретичного 

значення згинального моменту за якого відбулось досягнення граничного 

прогину  становить 18,84 % див. (рис. 4.9). В порівнянні із БП 1.2.1-0,3-20, 

точкове пошкодження виконане при 0,5 Mult має допустиме відхилення значення 

згинального моменту при якому досягнуто граничні прогини. Використання 

деформаційної моделі показує результати з задовільною збіжністю, для 

визначення згинального моменту при якому відбудеться вичерпання несучої 

здатності при  точковому пошкодженні в стиснутій зоні бетону при 0,5 Mult. 
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Рис. 4.10. Графік усереднених деформацій розтягнутої арматури та найбільш 

стиснутої фібри бетону для балок БП 1.3.2-0,5-80 

Рис. 4.11. Графік усереднених значень прогинів, теоретичного розрахунку (th) у 

порівнянні з експериментальним (exp) балок БП 1.3.2-0,5-80 

 

0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13

0

1

2

3

4

5

6

7

8

9

10

11

12

13

14

15

16

17

18

M
, к

Н
м

f exp

f th

Графік деформацій:

f, мм

-350 -250 -150 -50 50 150 250

0

1

2

3

4

5

6

7

8

9

10

11

12

13

14

15

16

17

18

19

M
, к

Н
м

ε_s2 еxp
ε_s2 т
ε_c(1) т
ε_c(1) еxp

Графік деформацій

М𝑠.𝑦
𝑒𝑥𝑝

= 16,96кНм 

М𝑠.𝑦
𝑡ℎ = 16,09кНм 



 134 

 

Вичерпання несучої здатності при виконання теоретичного розрахунку 

становить М𝑠.𝑦
𝑡ℎ = 16,09 кНм, експериментальне значення становить                    

М𝑠.𝑦
𝑒𝑥𝑝

= 16,96кНм див. рис.4.10. Відсоткове відхилення теоретичного та 

експериментального значення вичерпання несучої здатності становить 5,13%. 

Досягнення граничних допустимим прогинів f=14,2 мм в теоретичному 

розрахунку відбулось при  М𝑙𝑖𝑚
𝑡ℎ =16,09  кНм, з метою уникнення надмірних 

ризиків прогиноміри були зняті на етапі пошкодження див. рис. 4.11. 

Пошкодження розмірами 8030 мм виконане при 0,5 Mult має допустиме 

відхилення значення згинального моменту при якому досягнуто граничні 

прогини. Використання деформаційної моделі є задовільним, для визначення 

згинального моменту при якому відбудеться вичерпання несучої здатності при   

пошкодженні розмірами 8030 мм (що імітує значну втрату по ширині перерізу) 

в стиснутій зоні бетону при 0,5 Mult.  

Рис. 4.12. Графік усереднених деформацій розтягнутої арматури та найбільш 

стиснутої фібри бетону для балок БП 1.4.1-0,7-20 
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Рис. 4.13. Графік усереднених значень прогинів, теоретичного розрахунку (th) у 

порівнянні з експериментальним (exp) балок БП 1.4.1-0,7-20 

Вичерпання несучої здатності при виконання теоретичного розрахунку 

становить М𝑠.𝑦
𝑡ℎ = 16,09 кНм, експериментальне значення становить                    

М𝑠.𝑦
𝑒𝑥𝑝

= 18,30кНм див. рис.4.12. Відсоткове відхилення теоретичного та 

експериментального значення вичерпання несучої здатності становить 6,51%. 

Досягнення граничних допустимим прогинів f=14,2 мм в теоретичному 

розрахунку відбулось при  М𝑙𝑖𝑚
𝑡ℎ =16,09 кНм, з метою уникнення надмірних 

ризиків прогиноміри були зняті на етапі пошкодження див. рис. 4.13. 

Пошкодження розмірами 2030 мм виконане при 0,7 Mult має допустиме 

відхилення значення згинального моменту при якому досягнуто граничні 

прогини. Використання деформаційної моделі є задовільним, для визначення 

згинального моменту при якому відбудеться вичерпання несучої здатності при   

пошкодженні розмірами 2030 мм (що імітує значну точкове пошкодження) в 

стиснутій зоні бетону при 0,7 Mult. 
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Рис. 4.14. Графік усереднених деформацій розтягнутої арматури та найбільш 

стиснутої фібри бетону для балок БК 2.5.1-0 

Рис. 4.15. Графік усереднених значень прогинів, теоретичного розрахунку (th) у 

порівнянні з експериментальним (exp) балок БК 2.5.1-0 

 

-350 -250 -150 -50 50 150 250 350

0

3

6

9

12

15

18

M
, к

Н
м

ε_s2 еxp
ε_s2 т
ε_c(1) т
ε_c(1) еxp

Графік деформацій

М𝑠.𝑦
𝑒𝑥𝑝

= 14,84кНм 

М𝑠.𝑦
𝑡ℎ = 14,54кНм 

0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

0

1

2

3

4

5

6

7

8

9

10

11

12

13

14

15

16

17

18

M
, к

Н
м

f exp

f th

Графік деформацій:

f, мм



 137 

 

Вичерпання несучої здатності при виконання теоретичного розрахунку 

становить М𝑠.𝑦
𝑡ℎ = 14,54 кНм, експериментальне значення становить                     

М𝑠.𝑦
𝑒𝑥𝑝

= 14,84кНм, із заданням критерія досягненням деформацій  арматури 

початку текучості 𝜀𝑠..𝑦  = 232 ∙ 10−5 див. рис.4.14. Відсоткове відхилення 

теоретичного та експериментального значення вичерпання несучої здатності 

становить 2,03%. Досягнення граничних допустимим прогинів f=14,2 мм в 

теоретичному розрахунку відбулось при  М𝑙𝑖𝑚
𝑡ℎ =15,23 кНм, руйнування 

елемента відбулось до досягнення граничних допустимих прогинів (рис.4.15). 

Використання деформаційної моделі є задовільним, для визначення згинального 

моменту при якому відбудеться вичерпання несучої здатності, для зразків із 

недостатнім поперечним перерізом головного армуванням. 

 

Рис. 4.16. Графік усереднених деформацій розтягнутої арматури та найбільш 

стиснутої фібри бетону для балок БП 2.6.1-0-20 
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Рис. 4.17. Графік усереднених значень прогинів, теоретичного розрахунку (th) у 

порівнянні з експериментальним (exp) балок БП 2.6.1-0-20 

Вичерпання несучої здатності при виконання теоретичного розрахунку 

становить М𝑠.𝑦
𝑡ℎ = 11,79 кНм, експериментальне значення становить                    

М𝑠.𝑦
𝑒𝑥𝑝

= 12,35кНм, із заданням критерія досягненням деформацій  арматури 

початку текучості 𝜀𝑠..𝑦  = 232 ∙ 10−5 див. рис.4.16. Досягнення граничних 

допустимим прогинів f=14,2 мм в теоретичному розрахунку відбулось при 

 М𝑙𝑖𝑚
𝑡ℎ =16,09 кНм, руйнування елемента відбулось до досягнення 

граничних допустимих прогинів (рис.4.17). Недостатній поперечний переріз 

головного армування зразків БП 2.6.1-0-20, призвів до значного розкриття 

нормальних тріщин, із виключенням бетону із їх розвитку, це призвело до 

нелінійного впливу на зміну деформацій в найбільш стиснутій фібрі бетону 

(рис.4.16). Використання деформаційної моделі є задовільним, для визначення 

згинального моменту при якому відбудеться вичерпання несучої здатності, для 

зразків із недостатнім поперечним перерізом головного армуванням. При умові 

визначенням втрати несучої здатності критерієм початок текучості головного 

армування. 
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Рис. 4.18. Графік усереднених деформацій розтягнутої арматури та найбільш 

стиснутої фібри бетону для балок БП 2.6.2-0-80  

Рис. 4.19. Графік усереднених значень прогинів, теоретичного розрахунку (th) у 

порівнянні з експериментальним (exp) балок БП 2.6.2-0-80 

Вичерпання несучої здатності при виконання теоретичного розрахунку 

становить М𝑠.𝑦
𝑡ℎ = 11,79 кНм, експериментальне значення становить                    
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М𝑠.𝑦
𝑒𝑥𝑝

= 13,93кНм, із заданням критерія досягненням деформацій  арматури 

початку текучості 𝜀𝑠..𝑦  = 232 ∙ 10−5 див. рис.4.18. Відсоткове відхилення 

теоретичного та експериментального значення вичерпання несучої здатності 

становить 15,37%. Досягнення граничних допустимим прогинів f=14,2 мм в 

теоретичному розрахунку відбулось при  М𝑙𝑖𝑚
𝑡ℎ =13,62 кНм, руйнування 

елемента відбулось до досягнення граничних допустимих прогинів (рис.4.19). 

Пошкодження розмірами 8030мм має приріст несучої здатності  в порівнянні із 

розмірами 2030мм, але і зростання прогинів в площині пошкодження 

(рис.4.18,19).  

Рис. 4.20. Графік усереднених деформацій розтягнутої арматури та найбільш 

стиснутої фібри бетону для балок БП 2.7.1-0,3-80 
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Рис. 4.21. Графік усереднених значень прогинів, теоретичного розрахунку (th) у 

порівнянні з експериментальним (exp) балок БП 2.7.1-0,3-80 

Пошкодження розмірами 8030мм  виконане при рівні 0,3 Mult  контрольних 

зразків БК 2.5.1-0.  Вичерпання несучої здатності при виконання теоретичного 

розрахунку становить М𝑠.𝑦
𝑡ℎ = 13,00 кНм, експериментальне значення становить                    

М𝑠.𝑦
𝑒𝑥𝑝

= 11,61кНм, із заданням критерія досягненням деформацій  арматури 

початку текучості 𝜀𝑠..𝑦  = 232 ∙ 10−5 див. рис.4.20. Відсоткове відхилення 

теоретичного та експериментального значення вичерпання несучої здатності 

становить -11,97%. Досягнення граничних допустимим прогинів f=14,2 мм в 

теоретичному розрахунку відбулось при  М𝑙𝑖𝑚
𝑡ℎ =16,09 кНм, руйнування 

елемента відбулось до досягнення граничних допустимих прогинів (рис.4.21). 

Пошкодження при 0,3 Mult має зниження несучої здатності,  в порівнянні із 

виконаним пошкодженням при 0 Mult (рис.4.18…21). 
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Рис. 4.22. Графік усереднених деформацій розтягнутої арматури та найбільш 

стиснутої фібри бетону для балок БП 2.8.1-0,5-20  

Рис. 4.23. Графік усереднених значень прогинів, теоретичного розрахунку (th) у 

порівнянні з експериментальним (exp) балок БП 2.8.1-0,5-20 
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Пошкодження розмірами 2030мм  виконане при рівні 0,5 Mult  контрольних 

зразків БК 2.5.1-0.  Вичерпання несучої здатності при виконання теоретичного 

розрахунку становить М𝑠.𝑦
𝑡ℎ = 13,00 кНм, експериментальне значення становить                    

М𝑠.𝑦
𝑒𝑥𝑝

= 11,38кНм, із заданням критерія досягненням деформацій  арматури 

початку текучості 𝜀𝑠..𝑦  = 232 ∙ 10−5 див. рис.4.22. Відсоткове відхилення 

теоретичного та експериментального значення вичерпання несучої здатності 

становить 4,00%. Досягнення граничних допустимим прогинів f=14,2 мм в 

теоретичному розрахунку відбулось при  М𝑙𝑖𝑚
𝑡ℎ =13,62 кНм, руйнування 

елемента відбулось до досягнення граничних допустимих прогинів (рис.4.23). 

Пошкодження при 0,5 Mult має зниження несучої здатності,  в порівнянні із 

виконаним пошкодженням при 0 Mult (рис.4.20…23).  

Рис. 4.24. Графік усереднених деформацій розтягнутої арматури та найбільш 

стиснутої фібри бетону для балок БП 2.8.2-0,5-80 
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Рис. 4.25. Графік усереднених значень прогинів, теоретичного розрахунку (th) у 

порівнянні з експериментальним (exp) балок БП 2.8.2-0,5-80 

Пошкодження розмірами 8030мм  виконане при рівні 0,5 Mult  контрольних 

зразків БК 2.5.1-0.  Вичерпання несучої здатності при виконання теоретичного 

розрахунку становить М𝑠.𝑦
𝑡ℎ = 13,00 кНм, експериментальне значення становить                    

М𝑠.𝑦
𝑒𝑥𝑝

= 13,19кНм, із заданням критерія досягненням деформацій  арматури 

початку текучості 𝜀𝑠..𝑦  = 232 ∙ 10−5 див. рис.4.24. Відсоткове відхилення 

теоретичного та експериментального значення вичерпання несучої здатності 

становить 1,73%. Досягнення граничних допустимим прогинів f=14,2 мм в 

теоретичному розрахунку відбулось при  М𝑙𝑖𝑚
𝑡ℎ =16,09 кНм, руйнування 

елемента відбулось до досягнення граничних допустимих прогинів (рис.4.25). 

Пошкодження розмірами 8030мм  має приріст несучої здатності,  в порівнянні 

із виконаним пошкодженням 2030м (рис.4.22…25). 

 

 

0 1 2 3 4 5 6 7 8 9

0

1

2

3

4

5

6

7

8

9

10

11

12

13

14

15

M
, к

Н
м

f exp

f th

Графік деформацій:

f, мм

Графік деформацій:

f, мм



 145 

 

Рис. 4.26. Графік усереднених деформацій розтягнутої арматури та найбільш 

стиснутої фібри бетону для балок БП 2.9.1-0,7-80 

Рис. 4.27. Графік усереднених значень прогинів, теоретичного розрахунку (th) у 

порівнянні з експериментальним (exp) балок БП 2.9.1-0,7-80 

Пошкодження розмірами 8030мм  виконане при рівні 0,7 Mult  контрольних 

зразків БК 2.5.1-0.  Вичерпання несучої здатності при виконання теоретичного 
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розрахунку становить М𝑠.𝑦
𝑡ℎ = 13,00 кНм, експериментальне значення становить                    

М𝑠.𝑦
𝑒𝑥𝑝

= 12,72кНм, із заданням критерія досягненням деформацій  арматури 

початку текучості 𝜀𝑠..𝑦  = 232 ∙ 10−5 див. рис.4.25. Відсоткове відхилення 

теоретичного та експериментального значення вичерпання несучої здатності 

становить -2,59%. Досягнення граничних допустимим прогинів f=14,2 мм в 

теоретичному розрахунку відбулось при  М𝑙𝑖𝑚
𝑡ℎ =16,09 кНм, руйнування 

елемента відбулось до досягнення граничних допустимих прогинів (рис.4.27). 

Пошкодження при  0,7 Mult   має зниження несучої здатності,  в порівнянні із 

виконаним ідентичним пошкодженням при 0,5 Mult (рис.4.24…27). 

Рис. 4.28. Графік усереднених деформацій розтягнутої арматури та найбільш 

стиснутої фібри бетону для балок БП 2.10.1-0,5-80 
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Рис. 4.29. Графік усереднених значень прогинів, теоретичного розрахунку (th) у 

порівнянні з експериментальним (exp) балок БП 2.10.1-0,5-80 

Пошкодження розмірами 8030мм  виконане між центральним перерізом та 

точкою прикладання сили, при рівні 0,5 Mult  контрольних зразків БК 2.5.1-0.  

Вичерпання несучої здатності при виконання теоретичного розрахунку 

становить М𝑠.𝑦
𝑡ℎ = 13,00 кНм, експериментальне значення становить                    

М𝑠.𝑦
𝑒𝑥𝑝

= 13,17кНм, із заданням критерія досягненням деформацій  арматури 

початку текучості 𝜀𝑠..𝑦  = 232 ∙ 10−5 див. рис.4.24. Відсоткове відхилення 

теоретичного та експериментального значення вичерпання несучої здатності 

становить 1,45%. Досягнення граничних допустимим прогинів f=14,2 мм в 

теоретичному розрахунку відбулось при  М𝑙𝑖𝑚
𝑡ℎ =13,62 кНм, руйнування 

елемента відбулось до досягнення граничних допустимих прогинів (рис.4.25). 

Пошкодження розмірами 8030мм  зі зміщенням демонструє найменший 

негативний вплив  на несучу здатність при рівні навантаження  виконання 

пошкодження 0,5 Mult .  
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Таблиця 4.1 

Міцність балок за критерієм досягнення граничних деформацій 

текучості робочої розтягнутої арматури (вичерпання несучої здатності) 

Використання деформаційної моделі є доцільне з метою визначення 

моменту вичерпання несучої здатності згинаних залізобетонних елементів 

прямокутного перерізу, із отриманим пошкодженням 0…80мм в стиснутій зоні 

бетону за дії  навантаження 0…0,7 Mult. Найбільше відхилення М𝑠.𝑦
𝑡ℎ  та М𝑠.𝑦

𝑒𝑥𝑝
є БП 

1.1.2-0-20% при виконанні пошкодження при 0,3 Mult  контрольного зразка 

(табл.4.1). Але рекомендовано використовувати деформаційну модель 

розрахунку згідно ДСТУ Б В.2.6-156:2010 [], не вище значення 0,7 Mult.  

Результати порівняння експериментального та теоретичного значення 

вичерпання несучої здатності елемента (критерієм слугувало досягнення 

деформацій із початком текучості головної арматури) є задовільними, які не 

перевищують допустимого відхилення.   

 

Шифр зразка 

Момент, що відповідає 

граничним деформаціям 

основної арматури (вичерпання 

несучої здатності), кН´м 

Відхилення 

експериментального 

значення від 

теоретичного, % Експериментальне 

М𝑠
 𝑒𝑥𝑝

 

Теоретичне 

М𝑠
𝑡ℎ 

БК 1.1.1-0 22,20 21,34 4,03 

БП 1.1.2-0-20 17,12 16,09 6,02 

БП 1.2.1-0,3-20 17,99 16,09 10,57 

БП 1.3.1-0,5-20 17,02 16,09 5,47 

БП 1.3.2-0,5-80 16,96 16,09 5,13 

БП 1.4.1-0,7-20 18,30 17,11 6,51 

БК 2.5.1-0 14,84 14,54 2,03 

 БП 2.6.1-0-20 12,35 11,79 4,54 

БП 2.6.2-0-80 13,93 11,79 15,37 

БП 2.7.1-0,3-80 12,11 11,79 2,65 

 БП 2.8.1-0,5-20 12,28 11,79 4,00 

БП 2.8.2-0,5-80 13,19 11,79 10,62 

БП 2.9.1-0,7-80 12,72 12,50 1,73 

БП 2.10.1-0,5-80 13,17 11,79 10,48 
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Таблиця 4.2 

Міцність балок по критерію досягнення граничних прогинів 

Шифр зразка 

Момент, що відповідає 

граничним прогинам, кНм Відхилення експериментального 

значення від теоретичного, % Експериментальне 

 М𝑙𝑖𝑚
𝑒𝑥𝑝

 

Теоретичне 

 М𝑙𝑖𝑚
𝑡ℎ

 

БК 1.1.1-0 23,25 22,7 2,43 

БП 1.1.2-0-20 18,23 16,1 13,23 

БП 1.2.1-0,3-20 - 16,1 - 

БП 1.3.1-0,5-20 - 16,1 - 

БП 1.3.2-0,5-80 17,46 16,1 8,45 

БП 1.4.1-0,7-20 20,37 17,11  19,06 

БК 2.5.1-0 14,22 15,23 -6,63 

Теоретичний розрахунок досягнення граничних прогинів для контрольних 

взірців БК 1.1.1-0 та БК 2.5.1-0   без пошкодження бетону демонструють меншу 

деформативність в порівнянні із експериментальними результатами в межах 

1,48…6,63%, дана збіжність є задовільна. Взірці БП 1.1.2-0-20, БП 1.3.2-0,5-80 та 

БП 1.4.1-0,7-20  демонструють більшу деформативність теоретичних результатів 

в порівнянні із теоретичними в межах  8,45…19,06%. Теоретичний розрахунок 

для взірців БП 1.1.2-0-20 та БП 1.3.2-0,5-80 має задовільну збіжність. Взірці         

БП 1.4.1-0,7-20 в яких пошкодження виконувалось із  досягненням фізичної межі 

текучості арматури демонструють незадовільну збіжність, це обумовлено 

поєднання значної кількості факторів (лінійного зниження робочої висоти 

перерізу під дією навантаження, зростання деформативності головної арматури 

під час виконання пошкодження, розкриття нових тріщин та поширення 

існуючих внаслідок зростання деформативності арматури). Експериментальні 

взірці в 1-ї серії БП 1.2.1-0,3-20 та БП 1.3.1-0,5-20 зруйнувалися до досягнення 

граничних прогинів. Взірці 2-ї серії в яких виснувалось пошкодження бетону  за 

дії  навантаження 0…0,7 Mult зруйнувалися до досягнення граничних прогинів, 

що унеможливлює їх порівняння на даному етапі.  

З метою порівняння теоретичних та експериментальних результатів 

розрахунку зміни прогинів від згинального моменту, для взірців двох серії з 
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виконаним пошкодженням за дії навантаження 0…0,7 Mult виконано порівняння 

прогинів при вичерпанні несучої здатності див. табл.4.3.    

Таблиця 4.3 

Прогини балок за критерієм досягнення граничних деформацій 

текучості робочої розтягнутої арматури (вичерпання несучої здатності) 

Шифр зразка 

Прогин при вичерпанні несучої 

здатності , мм Відхилення експериментального 

значення від теоретичного, % Експериментальне 

𝑓𝑠
 𝑒𝑥𝑝

 

Теоретичне 

𝑓𝑠
𝑡ℎ 

БП 1.1.2-0-20 10,98 10,1 8,72 

БП 1.2.1-0,3-20 10,46 10,1 3,57 

БП 1.3.1-0,5-20 12,83 10,1 27,03 

БП 1.3.2-0,5-80 12,5 10,1 23,77 

БП 1.4.1-0,7-20 13,3 12,16 9,38 

БП 2.6.1-0-20 8,81 7,63 34,3 

БП 2.6.2-0-80 10,91 7,63 15,47 

БП 2.7.1-0,3-80 9,75 7,63 42,99 

БП 2.8.1-0,5-20 7,54 7,63 33,95 

БП 2.8.2-0,5-80 9,55 7,63 8,92 

БП 2.9.1-0,7-80 9,81 12,18 25,17 

БП 2.10.1-0,5-80 10,07 7,63 -19,45 

Деформаційна модель розрахунку використовує білінійні  діаграми фізико-

механічних характеристик матеріалів, що не дає врахування  нелінійності 

матеріалів. Це значно знижує точність розрахунку на проміжних етапах роботи 

елемента, оскільки деформативність композитних матеріалів має складні 

нелінійні залежності. Доцільно використовувати деформаційну модель для 

зразків не пошкоджених без наявності пошкодження арматури, або з 

пошкодженням до дії навантаження. Відхилення теоретичного та 

експериментального значення прогину при якому відбулось вичерпання несучої 

здатності, варіється в діапазоні -19,45…42,99% для елементів пошкоджених за 

дії навантаження 0…0,7 Mult. Слід зазначити що всі пошкодженні взірці мають 

більші експериментальні значення деформативність в момент вичерпання 

несучої здатності в порівнянні теоретичними. Задовільна збіжність при 

порівнянні прогинів в момент вичерпання несучої здатності є для дослідних 
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взірців БП 1.1.2-0-20, БП 1.2.1-0,3-20, БП 1.4.1-0,7-20 та БП 2.8.1-0,5-20. В інших 

випадках використання білінійних фізико-механічних характеристик матеріалів 

не дає задовільної збіжності. Відповідно для практичного застосування в даних 

випадках є необхідність використання нелінійних фізико-механічних 

характеристик для досягнення необхідної збіжності, із виконанням розрахунку із 

значним зростанням кількості етапів в яких відбуватиметься зміна вхідних 

даних.   

Висновок з розділу 4. 

1. Порівняння теоретичних та експериментальних результатів 

демонструють доцільність використання розрахунку за деформаційної моделі 

згідно діючих норм, для визначення моменту вичерпання несучої здатності 

згинаних залізобетонних елементів прямокутного перерізу із отриманим 

пошкодженням розмірами 20 мм та 80 мм при рівні навантаження             

0,0.3,0.5,0.7 Mult (за якого здійснювалось пошкодження). Із використанням 

запропонованої методики згідно чинних норм, в якій на першому етапі 

виконується розрахунок до виконання пошкодження в бетоні що працює на 

стиск, в другому етапі виконується розрахунок при виконанні пошкодження 

та при подальшому зростанні навантаження.  

2. Залізобетоні балки із головною арматурою ø14А500С  демонструють 

відхилення несучої здатності експериментальних відносно теоретичних 

результатів в межах 4,03…10,57%,   для зразків пошкоджених при 0,5 Mult  , в 

таких випадках відхилення в межах 5,47…5,13%, із пошкодженням в 

варіюванням ширини пошкодження  20 мм та 80 мм. Вплив варіювання 

ширини пошкодження в стиснутій зоні бетону на несучу здатність не 

суттєвий, оскільки він перевищує 1% (що є в межах похибки) 

3. Максимальні відхилення теоретичних та експериментальних 

рузультатів моменту вичерпання несучої здатності для взірців 1-ї серії є при 

початку (ϭctd = fctd і початку ϭctd > fctd)  та закінченні (зростання деформативності 

армування із досягненням текучості) ІІ стадії напружено-деформованого 
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стану дослідних зразків. При пошкодженні за 0,3 Mult  (відхилення становило 

10,57%) та 0,7 Mult (відхилення становило 6,51%), результати показують 

задовільну збіжність. 

4. Дослідні взірці 2-ї серії із головною арматурою ø12А500С 

демонструють відхилення несучої здатності експериментальних відносно 

теоретичних результатів в межах 1,73…15,37%. Вплив варіювання ширини 

пошкодження в стиснутій зоні бетону на несучу здатність в 2-ї серії, при 

порівнянні результатів експериментальних відносно теоретичних дає  в має 

діапазон  4,54…15,37% при  0 Mult та 4,00…10,62% при  0,5 Mult. Віконне 

пошкодження зі зміщенням від центрального перерізу не впливає суттєво на 

несучу здатність в порівнянні із ідентичним пошкодженням в центральному 

перерізі, а але впливає на деформативність та руйнування елемента. 

5. Контрольні взірці обох серій мають задовільну збіжність 

згинального моменту при якому досягненні допустимі прогини 

експериментальних та теоретичних результатів яка не перевищує 6,63%.  

Взірці БП 1.1.2-0-20 та  БП 1.3.2-0,5-80 мають задовільне відхилення, що не 

перевищує 13,23%. Взірці БП 1.4.1-0,7-20 мають незадовільне відхилення, в 

яких пошкодження виконувалось із  досягненням фізичної межі текучості 

арматури демонструють незадовільну збіжність, це обумовлено поєднання 

значної кількості факторів (лінійного зниження робочої висоти перерізу під 

дією навантаження, зростання деформативності головної арматури під час 

виконання пошкодження, розкриття нових тріщин та поширення існуючих 

внаслідок зростання деформативності арматури). 
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ЗАГАЛЬНІ ВИСНОВКИ 

В дисертаційній роботі вирішено актуальну науково-прикладну задачу 

щодо визначення несучої здатності та деформативності згинальних 

залізобетонних елементів, які отримали пошкодження стиснутого бетону при 

дії навантаження різного рівня інтенсивності, а також методики їх розрахунку 

на основі проведених комплексних експериментально-теоретичних 

досліджень. Основними висновками, які відображають результати 

дисертаційної роботи, є такі: 

1. При аналізі наукових джерел встановлено, що є незначна кількість 

досліджень пошкоджень стиснутого бетону, є багато нерозкритих питань впливу 

пошкодження за дії навантаження. Особливо є актуальне дане питання для 

згинанних залізобетонних елементів з розкриттям питання впливу на напружено 

– деформованого стан при отриманні пошкодження за рівня навантаження. 

2. Розроблено програму та методику експериментальних досліджень 

залізобетонних балок з пошкодженнями бетону в стиснутій зоні за дії 

навантаження, із варіюванням рівня навантаження при якому здійснювалось 

пошкодження та ширини пошкодження. 

3. Пошкодження бетону в стиснутій зоні, точкового або розподіленого типу  

із висотою пошкодження 30 мм призводить до втрати несучої здатності згинаним 

залізобетонним елементом прямокутного перерізу при робочою арматурою 

ø14А500С в діапазоні 11,58…23,60%, із врахуванням варіювання рівня 

навантаження при якому здійснюється пошкодження. 

4. Найбільше зниження несучої здатності залізобетонного елемента із 

робочою арматурою ø14А500С відбувається при виконанні пошкодження за 

рівні навантаження 0,5 Mult,  в залежності від варіювання шириною пошкодження 

зниження несучої здатності є в діапазоні 23,33…23,60%. Основним фактором 

впливу на несучу здатність залізобетонного елемента при виконанні 

пошкодження за дії навантаження, є рівень навантаження. Вплив на несучу 

здатність виконання пошкодження за дії навантаження, відносно елемента 
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пошкодженого до дії навантаження варіюється в діапазоні 0,93…-14,66% в 

залежності від рівня навантаження виконання пошкодження. Вплив варіювання 

ширини пошкодження в стиснутій зоні бетону на несучу здатність, не перевищує 

1%. 

5. Вплив варіювання типу пошкодження в стиснутій зоні бетону та рівня 

навантаження для згинаних залізобетонних елементів із робочою арматурою 

ø12А500С   є  зниження в діапазоні  6,13…18,39%. Аналіз отриманих результатів 

демонструє, що пошкодження виконанні розподільним типом мають приріст 

несучої здатності відносно точкового типу в діапазоні 12,8…15,91%, в 

залежності від рівня навантаження при якому виконувалось пошкодження. 

6. Прогини залізобетонних балок без пошкоджених та з пошкодженням  

виконаним до дії навантаження мають близьке до лінійного зростання із зміною 

інтенсивності при появі тріщин.  В зразків пошкоджених при рівні навантаження 

0,3; 0,5 Mult відбувається значне зростання прогину при виконанні, із 

досягненням прогинів зразків пошкоджених до дії навантаження. 

7. Порівняння теоретичних та експериментальних результатів демонструють 

доцільність використання розрахунку за деформаційної моделі згідно діючих 

норм, для визначення моменту вичерпання несучої здатності згинаних 

залізобетонних елементів прямокутного перерізу із отриманим пошкодженням 

розмірами 20 мм та 80 мм при рівні навантаження 0,0.3,0.5,0.7 Mult (за якого 

здійснювалось пошкодження). Із використанням запропонованої методики 

згідно чинних норм, в якій на першому етапі виконується розрахунок до 

виконання пошкодження в бетоні, що працює на стиск, в другому етапі 

виконується розрахунок при виконанні пошкодження та при подальшому 

зростанні навантаження.  

8. Залізобетонні балки із головною арматурою ø14А500С демонструють 

відхилення несучої здатності експериментальних відносно теоретичних 

результатів в межах 4,03…10,57%  для зразків пошкоджених при 0,5 Mult  , в таких 

випадках відхилення в межах 5,47…5,13%, із пошкодженням в варіюванням 

ширини пошкодження  20 мм та 80 мм. Вплив варіювання ширини пошкодження 
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в стиснутій зоні бетону на несучу здатність не суттєвий, оскільки він перевищує 

1% (що є в межах похибки) 

9. Максимальні відхилення теоретичних та експериментальних результатів 

моменту вичерпання несучої здатності для взірців 1-ї серії є при початку (ϭctd = 

fctd і початку ϭctd > fctd)  та закінченні (зростання деформативності армування із 

досягненням текучості) ІІ стадії напружено-деформованого стану дослідних 

зразків. При пошкодженні за 0,3 Mult  (відхилення становило 10,57%) та 0,7 Mult 

(відхилення становило 6,51%), результати показують задовільну збіжність. 

10. Дослідні взірці 2-ї серії із головною арматурою ø12А500С 

демонструють відхилення несучої здатності експериментальних відносно 

теоретичних результатів по модулю в межах 1,73…15,37%. Вплив варіювання 

ширини пошкодження в стиснутій зоні бетону на несучу здатність в 2-ї серії, при 

порівнянні результатів експериментальних відносно теоретичних дає  в має 

діапазон  4,54…15,37% при  0 Mult та 4,00…10,62% при  0,5 Mult. Виконанне 

пошкодження зі зміщенням від центрального перерізу не впливає суттєво на 

несучу здатність в порівнянні із ідентичним пошкодженням в центральному 

перерізі, а але впливає на деформативність та руйнування елемента. 

11. Контрольні взірці обох серій мають задовільну збіжність 

згинального моменту при якому досягненні допустимі прогини 

експериментальних та теоретичних результатів яка не перевищує 6,63%.  Взірці 

БП 1.1.2-0-20 та  БП 1.3.2-0,5-80 мають задовільне відхилення, що не перевищує 

13,23%. Взірці БП 1.4.1-0,7-20 мають незадовільне відхилення, в яких 

пошкодження виконувалось із  досягненням фізичної межі текучості арматури 

демонструють незадовільну збіжність, це обумовлено лінійного зниження 

робочої висоти перерізу під дією навантаження, зростання деформативності 

головної арматури під час виконання пошкодження, розкриття нових тріщин та 

поширення існуючих внаслідок зростання деформативності арматури. 

12. Визначені за запропонованою методикою прогини залізобетонних балок 

із задовільною збіжністю узгоджуються з експериментальними даними для 
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згинаних залізобетоних елементів які не досягають граничних прогинів в момент 

руйнації. (додати що меншй теоретичний розрахунок) 

13.  В цілому, аналіз отриманих результатів теоретичних досліджень та їх 

задовільна збіжність із експериментальними даними дозволяє використовувати 

запропоновану методику на базі деформаційної моделі для розрахунку 

залізобетонних згинальних конструкцій з пошкодженнями бетону в стиснутій 

зоні, отриманими за дії навантаження. 
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ДОДАТКИ 

ДОДАТОК А. Графіки деформацій бетону 

Рис. A.1  Графік деформації бетону в 1-ї площині в непошкоджених балок БК 

1.1.1-0 серії 1-ї 

Рис. A.2.  Графік деформації бетону в 3-ї площині в непошкоджених балок БК 

1.1.1-0 серії 1-ї 
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Рис. А.3.  Графік деформації бетону в 1-ї зоні в пошкоджених балок БК 

1.1.2-0-20 серії 1-ї 

Рис. А.4.  Графік деформації бетону в 3-ї зоні в пошкоджених балок БК 1.1.2-0-

20 серії 1-ї 
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Рис. А.5.  Графік деформації бетону в 1-ї  зоні в пошкоджених балок БК 

1.2.1-0,3-20 серії 1-ї 

Рис. А.6.  Графік деформації бетону в 3-ї зоні в пошкоджених балок БК 

1.2.1-0,3-20 серії 1-ї 
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Рис. А.7  Графік деформації бетону в 1-ї зоні в пошкоджених балок                  БК 

1.3.1-0,5-20 серії 1-ї 

Рис. А.8  Графік деформації бетону в 3-ї зоні в пошкоджених балок  

 БК 1.3.1-0,5-20 серії 1-ї 
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 Рис. А.9.  Графік деформації бетону в 1-ї зоні в пошкоджених балок                      

БК 1.3.2-0,5-80 серії 1-ї 
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Рис. А.10.  Графік деформації бетону в 3-ї зоні в пошкоджених балок                      

БК 1.3.2-0,5-80 серії 1-ї 
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Рис. А.11.  Графік деформації бетону в 1-ї зоні в пошкоджених балок                    

БК 1.4.1-0,7-20 серії 1-ї 

Рис. А.12.  Графік деформації бетону в 3-ї зоні в пошкоджених балок                    

БК 1.4.1-0,7-20 серії 1-ї 
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Рис. А.13.  Графік деформації бетону в 1-ї зоні в балок  БК 2.5.1-0 серії 2-ї 

Рис. А.14  Графік деформації бетону в 3-ї зоні в балок  БК 2.5.1-0 серії 2-ї 
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Рис. А.15.  Графік деформації бетону в 1-ї зоні в балок  БП 2.6.1-0-20 серії 2-ї 

Рис. А.16.  Графік деформації бетону в 3-ї зоні в балок  БП 2.6.1-0-20 серії 2-ї 
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Рис. А.17.  Графік деформації бетону в 1-ї зоні в балок  БП 2.6.2-0-80 серії 2-ї 

Рис. А.18.  Графік деформації бетону в 3-ї зоні в балок  БП 2.6.2-0-80 серії 2-ї 
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Рис. А.19.  Графік деформації бетону в 1-ї зоні в балок  БП 2.7.1-0,3-80 серії 2-ї 

Рис. А.20.  Графік деформації бетону в 3-ї зоні в балок  БП 2.7.1-0,3-80 серії 2-ї 
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Рис. А.21.  Графік деформації бетону в 1-ї зоні в балок  БП 2.8.1-0,5-20 серії 2-ї 

Рис. А.22.  Графік деформації бетону в 3-ї зоні в балок  БП 2.8.1-0,5-20 серії 2-ї 
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Рис. А.23.  Графік деформації бетону в 1-ї зоні в балок  БП 2.8.2-0,5-80 серії 2-ї 

Рис. А.24.  Графік деформації бетону в 3-ї зоні в балок  БП 2.8.2-0,5-80 серії 2-ї 
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Рис. А.25.  Графік деформації бетону в 1-ї зоні в балок  БП 2.9.1-0,7-80 серії 2-ї 

Рис. А.26.  Графік деформації бетону в 3-ї зоні в балок  БП 2.9.1-0,7-80 серії 2-ї 
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Рис. А.27.  Графік деформації бетону в 1-ї зоні в балок  БП 2.9.1-0,5-80 серії 2-ї 

Рис. А,28.  Графік деформації бетону в 3-ї зоні в балок  БП 2.9.1-0,5-80 серії 2-ї 
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ДОДАТОК Б. Фотофіксація характеру руйнування залізобетонних балок 

Рис. Б.1. Загальний вигляд утворення тріщин дослідних зразків 

БК 1.1.1-0 зверху та знизу 

 

Рис. Б.2. Загальний вигляд утворення тріщин дослідних зразків 

БП 1.1.2-0-20 зверху та знизу 

 

Рис. Б.3. Загальний вигляд утворення тріщин дослідних зразків 

БП 1.2.1-0,3-20 зверху та знизу 

 

 
Рис. Б.4. Загальний вигляд утворення тріщин дослідних зразків 

БП 1.3.1-0,5-20 зверху та знизу 
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Рис. Б.5. Загальний вигляд утворення тріщин дослідних зразків 

БП 1.3.2-0,5-80 зверху та знизу  

 

Рис. Б.6. Загальний вигляд утворення тріщин дослідних зразків 

БП 1.4.1-0,7-20 зверху та знизу 

 

Рис. Б.7. Загальний вигляд утворення тріщин дослідних зразків 

БК 2.5.1-0 зверху та знизу 

 

Рис. Б.8. Загальний вигляд утворення тріщин дослідних зразків 

БП 2.6.1-0-20 зверху та знизу 
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Рис. Б.9. Загальний вигляд утворення тріщин дослідних зразків 

БП 2.6.2-0-80 зверху та знизу 

 
Рис. Б.10. Загальний вигляд утворення тріщин дослідних зразків 

БП 2.7.1-0,3-80 зверху та знизу 

 
Рис. Б.11. Загальний вигляд утворення тріщин дослідних зразків 

БП 2.8.1-0,5-20 зверху та знизу 

 

 

 
 

Рис. Б.12. Загальний вигляд утворення тріщин дослідних зразків 

БП 2.8.2-0,5-80 зверху та знизу 
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Рис. Б.13. Загальний вигляд утворення тріщин дослідних зразків 

БП 2.9.1-0,7-80 зверху та знизу 

 
Рис. Б.13. Загальний вигляд утворення тріщин та сколів дослідних зразків 

БП 2.10.1-0,5-80 зверху та знизу 
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дослідження). (Index Copernicus). 

2. Лободанов М. М., Вегера П. І., Бліхарський З. Я. Аналіз основних 

методів дослідження впливу пошкоджень на несучу здатність в залізобетонних 

елементах // Ресурсоекономні матеріали, конструкції, будівлі та споруди : зб. 

наук. пр. / Нац. ун-т вод. госп-ва та природокористування. Рівне, 2018. Вип. 36. 

С. 389–396. (Виконано аналіз існуючих методів дослідження та запропоновано 

методику на основі проаналізованих матеріалів). 

3. Кущенко В. М., Канюк В. М., Лободанов М. М. Підсилення 

фундаментів шахтних вентиляційних установок за умов техногенної ерозії 

грунтової основи // Вісник Національного університету "Львівська політехніка". 

Серія: Теорія і практика будівництва. 2019. № 912. С. 108–114. (Виконано аналіз 

зміни роботи залізобетонного елемента внаслідок пошкодження і початку 

роботи як згинаний залізобетонний елемент, проаналізовано виконання 

реконструкції із врахуванням вище вказаних факторів). (Index Copernicus). 

4. Лободанов М. М., Вегера П. І., Бліхарський З. Я. Визначення несучої 

здатності залізобетонних балок з пошкодженям за дії навантаження // Наука та 

будівництво. 2020. № 26(4).  С. 26-32. (Експериментальним шляхом визначено 

несучу здатність залізобетонних балок з пошкодженнями робочої бетону за дії 

навантаження). (Index Copernicus). 

Публікації у закордонних наукових періодичних виданнях 

5. Lobodanov M., Vegera P., Blikharskyy Z. Influence analysis of the main 

types of defects and damages on bearing capacity in reinforced concrete elements and 

their research methods // Production Engineering Archives. 2019. Vol. 22. P. 24–29. 

(Виконання аналіз експериментальних та теоретичних методів дослідження 

впливу пошкодження на напружено-деформований стан згинаних 

залізобетонних елементів). (Index Copernicus). 

Публікації тез та доповідей  за матеріалами конференцій 

6. Lobodanov M., Vegera P., Blikharskyy Z. Planning experiment for 

researching reinforced concrete beams with damages // Lecture Notes in Civil 
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Engineering (Proceedings of CEE 2019. Advances in resource-saving technologies and 

materials in civil and environmental engineering). 2020. Vol. 47.  P. 243–250. 

(Виконано визначення пріоритетності факторів впливу на несучу здатність 

залізобетонних елементів з отриманим пошкодженням за дії навантаження). 

(Scopus). 

7. Lobodanov M., Vegera P., Blikharskyy Z. Influence of Damages in the 

Compressed Zone on Bearing Capacity of Reinforced Concrete Beams // Lecture Notes 

in Civil Engineering (International Scientific Conference EcoComfort and Current 

Issues of Civil Engineering). 2020. Vol. 100.  P. 260–267. (Виконання 

експериментальних досліджень залізобетонних балок та аналіз отриманих 

результатів). (Scopus). 

8. Лободанов М. М., Вегера П. І., Бліхарський З. Я.  Дослідження 

сумісного впливу пошкодження стиснутої зони бетону та недостатнього 

армування в згинанних залізобетонних елементах // Експлуатація та 

реконструкція будівель і споруд : тези доповідей ІІI всеукраїнської науково-

практичної конференції, 17-18 грудня 2020 р., Одеса - Одеса: Одеська Державна 

академія будівництва та архітектури. – C. 157. (Виконання експериментальних 

досліджень залізобетонних балок та аналіз їх деформацій). 

Апробація результатів дисертації. Основні положення дисертаційної роботи 

доповідалися та обговорювалися на міжнародній науково-технічній конференції  

«Ресурсоекономні матеріали, конструкції, будівлі та споруди»  (16-18 жовтня 2018, 

Рівне);  на XVII-ї міжнародній науковій конференції «Issues of Civil and Environmental 

Engineering Lviv - Košice – Rzeszów»  (11-13 вересня 2019, Львів); на II-ї міжнародній 

науковій конференції «Еcocomfort and current issues of civil engineering»  (16-18 вересня 

2020, Львів); на III-ї всеукраїнській науково-практичній конференції «Проблеми та 

перспективи розвитку будівельного комплексу»  (17-18 грудня 2020, Львів) 
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