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1. ОБЩАЯ ЧАСТЬ
1.1. Со с та в  курсовой р а б о ты  и рекомендации по ее выполнению
Курсовая работа предусматривает разработку следующих разделов:

» статический расчет фермы и подбор сечений ее элементов;
• расчет и конструирование узловых сопряжений раскосов фермы с ее поясами;
» статический расчет поперечной рамы и определение расчетных усилий;
® подбор сечения колонны и расчет узла сопряжения колонны с фундаментом;
• обеспечение пространственной жесткости и устойчивости деревянных кон

струкций каркаса здания;
• разработка мероприятий по обеспечению долговечности деревянных конст

рукций в процессе эксплуатации.
Курсовая работа состоит из расчетно-пояснительной записки и графиче

ской части. В расчетно-пояснительной записке приводятся все выполняемые 
расчеты с необходимыми схемами и эскизами узлов и конструкций, а также 
список используемой литературы. Все вычисления выполняются после пред
варительной записи формул, справочные данные (коэффициенты, расчетные 
сопротивления и т.д.) приводятся со ссылкой на литературу. Сечения дере
вянных элементов необходимо принимать в соответствии с сортаментом пи
ломатериалов (ГОСТ 24454-80). При э т о м  минимальное недонапряжение 
элементов (по первой или вто ро й  группе предельных состояний) не 
должно превы ш ать 15%. Расчетно-пояснительная записка оформляется в 
соответствии с требованиями СТ БГТУ 01-2002. ■

Графическая часть выполняется на двух листах, которые содержат чер
теж фермы (разрешается вычерчивать половину фермы), опорный и два про
межуточных узла фермы (формат А2); узлы сопряжения фермы с колонной и 
колонны с фундаментом (формат АЗ); спецификацию древесины и других ма
териалов на конструкции; примечания. Все чертежи выполняются в соответст
вии с ЕСКД, СТ БГТУ 01-2002 и СНБ 5.05.01-2000. Рекомендуемая компоновка 
листов графической части дана в приложении Б.

2. ПОРЯДОК РАСЧЕТА И КОНСТРУИРОВАНИЯ ЭЛЕМЕНТОВ ПОКРЫТИЯ 
2.1. Определение нагрузок и расчетны х сопротивлений древесины

При расчете несущих конструкций, разрабатываемых в курсовой работе, 
учитываются постоянные и временные нагрузки. Постоянные нагрузки опре
деляются от массы кровли и собственной массы конструкций.

Предварительное определение нагрузки от собственной массы проекти
руемой несущей конструкции <3™ в зависимости от ее типа, пролета /, постоян
ной <Зк и временной (снеговой) Ок нормативных нагрузок производят по формуле:6СМ

к
о к +<ак

(2 . 1)
1000/(Ксвх |) -1  

где Ков -  коэффициент собственного веса конструкции.
Плотность древесины при определении собственной массы конструкций за

висит от ее породы и классов условий эксплуатации и принимается по табл. 6.2 [1]. 
Временные нагрузки от веса снегового покрова определяются в зависимости 
от снегового района в соответствии с п. 5.1...5.7 [2].

Расчетные сопротивления древесины сосны и ели в зависимости от сорта 
и размеров поперечного сечения приведены в табл. 6.5 [13- Расчетные сопро
тивления других пород устанавливаются путем умножения величин расчетных 
сопротивлений, приведенных в табл. 6.5 [1], на переходные коэффициенты кх, 
указанные в табл. 6.6 [1]. Расчетные сопротивления умножают на значение ко- 
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зффициента кгао(1 (табл. 6.4 [10 в зависимости от условий эксплуатации и клас
са длительности нагружения. Класс длительности нагружения зависит от вида 
воздействия и принимается по табл. 6,3 [1]. Также расчетные сопротивления 
домножают на коэффициенты условий работы согласно п. 6.1.4.4 [1].

Модуль упругости древесины вдоль волокон независимо от породы при
нимается равным вдоль волокон Ео=104 МПа (п. 6.1.5.1 [1]). Модуль упругости 
древесины для конструкций, находящихся в различных условиях эксплуата
ции, следует определять путём умножения его величины на коэффициент ктой 
(табл. 6.4 [1]).

При проектировании конструкций класс ответственности зданий и соору
жений учитывают коэффициентом надежности по назначению у„: класса ! — 
1,0; класса I! -  0,95; класса Ш -  0,9 (стр. 34 [2]).

При расчете конструкций расчетные сопротивления и модуль упругости 
материала следует делить на коэффициент уп либо умножать на коэффициент 
уп нормативные или расчётные нагрузки в зависимости от вида расчёта.

2.2. Р асчет и конструирование сегм ентной металлодеревянной фермы
Из всех видов ферм наиболее рациональными по расходу материалов 

являются сегментные фермы, которыми можно перекрывать пролеты до 36 м. 
Клееный .верхний пояс сегментных ферм выполняется прямоугольного сече
ния. Он может быть как неразрезным, так и разрезным из криволинейных бло
ков одинаковой длины. При верхнем поясе из отдельных блоков, стыкуемых в 
узлах, он разбивается на криволинейные панели одинаковой длины. Рекомен
дуется принимать следующее число панелей верхнего пояса:

* три -  при пролете до 14,0 м;
* четыре -  при пролете от 14,1 м до 24,0 м;
* пять -  при пролете свыше 24 м.
Проектирование фермы следует выполнять в соответствии с п. 7.4.1 [1]. 

Строительная высота ферм1 принимается Ьтах-(1/6...1/7)х/, а очертание верх
него пояса -  по дуге окружности.

Если в задании не указана вы сота  фермы, т о  рекомендуется при
ним ать  ее в ы со ту  1/6x1 или 1/7x1, чтоб ы  им е ть  возм ожность произво
д и ть  стати че ски й  расчёт фермы по таблицам  прил. А.

Усилия в элементах ферм определяются в предположении шарниров в 
узлах с использованием таблиц приложения А. Расчетные значения усилий в 
поясах ферм определяются от действия постоянной и временной нагрузки по 
всему пролету и временной (снеговой) -  на половине пролета. Расчетную 
длину сжатых элементов ферм при расчете на устойчивость следует прини
мать в соответствии с пп. 7.1.4.4 и 7.4.1,3 [1]. Расчет верхнего пояса сегмент
ных ферм производится как сжато-изогнутого элемента на прочность и устой
чивость как в плоскости, так и из плоскости ферм согласно [1].

Пример 1
Запроектировать металлодеревянную сегментную ферму пролётом 1=20 м 

с нижним поясом из стальных неравнобоких уголков. Шаг несущих конструкций 
В=3,2 м. Покрытие -  клеефанерные панели толщиной 5-В/ЗО. Класс условий 
эксплуатации -  2, класс ответственности здания -  И, район строительства по 
снегу -  И. Древесина -  пихта 2т  сорта.

Нагрузка от покрытия на 1 м2 горизонтальной проекции;
-нормативная <3™к =0,311 кН/м2;
-  расчетная 0 ^ к =1,18х <3™ \
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П.1.1, К о нстр укти вна я  схема фермы
Принимаем сегментную ферму с разрезным верхним поясом из дощаток

лееных блоков. Геометрические размеры фермы представлены на рис, 2.1. 
Расчетный пролет фермы 1=20 м. Расчетная высота фермы Ьтах=//6=20/6=3,333 м. 
Решетка фермы треугольная. Радиус оси верхнего пояса:

I2 + 4 х И2 20г + 4х3,3332г = ----------- = :------------ = 16,67 м. .
В х Ьтах 8x3,333

Длина дуги верхнего пояса:
5™ = я х г х а /180 ° =3,14х 16,67x73,72°/180'°=21,45 м,

где а -  центральный угол, 8!п(а/2)=//(2хг)=20/(2х16,67)=0,600, откуда а=73,72°.
В соответствии с заданной схемой фермы длину верхнего пояса разбиваем 

на четыре равные панели, а нижний пояс ~ на три. Длина панели верхнего поя
са 5П|а=5ар/4=21,45/4=5,3625 м, длина панели нижнего пояса 8П,̂ /3=20/3=6,667 м.

Линейные размеры остальных элементов фермы, определяем без учета 
строительного подъема по табл. А.3.1 прил. А и заносим в табл. 2.1.

П.1.2. Статический расчет 
Нагрузка от покрытия на 1 м2 горизонтальной проекции:
(З Г  =0,311 кН/м2; О™ =1,18x0™“ =1,18x0,311=0,367 кН/м2,
Нормативная равномерно распределенная снеговая нагрузка на 1 м2 го

ризонтальной проекции: (Зк=$охц.1=0,7x0,75=0,525 кН/м2, 
где 5о“ 0,7 кН/м2 -  снеговая нагрузка для И снегового района (табл. 4 [2]); 
Н1=1-/<8хО=20/{8хЗ,333)=0,75 -  коэффициент, учитывающий форму покрытая 
(прил. 3, схема 2 [2]),
здесь 1=1/6x1=1/6x20=3,333 м - в  данном случае высота фермы.

Нагрузка от собственного веса фермы по формуле (2.1):

е ?  =■
СПОК . г\

к + ° к 0,311 + 0,525 = 0,053 кН/м2
1000/(Ксвх | ) - 1  1000/(3 х 2 0 ) -1

где Ком=3 -  коэффициент собственной массы для металлодеревянной фермы 
(табл. 47 [7]).

Постоянная нагрузка от покрытия на 1 м2 горизонтальной проекции с уче
том коэффициента Зар//=21,45/20=1,073 и массы фермы равна: 

нормативная (Зк=0,311x1,073+0,053=0,387 кН/м , 
расчетная Сй=0,367x1,073+0,053x1,1=0,452 кН/м2, ■

где уг—1,1 -  коэффициент надежности по нагрузке для деревянных конструкций 
согласно табл. 1 [2].

Снеговая нагрузка:
-равномерно распределенная:
Ок=0,525 кН/м2; О ^ х у ^ О ,  525x1,6=0,84 кН/м2,
-  распределенная по треугольнику:
0кд=3охдг=0,7х2=1,4 кН/м2; 04д=Ок,дхуг =1 /1x1,6=2,24 кН/м2,

где ц2-2 -  коэффициент, учитывающий форму покрытия для снеговой нагрузки 
по второму варианту при Итах//=1/6, табл. 4 [2]; 

у? =1,6 -  коэффициент надежности для снеговой нагрузки при отношении 
<Зк/5 0=О,387/0,7=0,552 < 0,8, согласно п. 5.7 [2].

Постоянная нагрузка на 1 п.м.: <34=(3С|хВ=0,452x3,2=1,45 кН/м.
Снеговая нагрузка на 1 п.м.: С(,=С(]хВ=0184х312=2,69 кН/м; 0 ^ = 04д*В= 

=2,24x3,2=7,17 кН/м. ' '
Для определения расчетных усилий в элементах сегментных ферм рас

сматриваются следующие сочетания постоянных и временных нагрузок на го
ризонтальную проекцию:
б



- постоянная и временная по всему пролету -  для определения усилий в поясах;
- постоянная нагрузка по всему пролету и временная нагрузка на половине 

пролета - для определения усилий в элементах решетки.
Схемы нагружения сегментной фермы снеговой и ветровой нагрузками 

приведены в приложении 3 и 4 [2]. Однако поскольку ветровая нагрузка раз
гружает ферму, в расчете ее не учитывают.

В расчете сегментных ферм рассматривают 4 варианта нагружения сне
говой нагрузкой (рис. 2.1):

- равномерно распределенная по всему пролету;
- распределенная по закону треугольника на каждой половине пролета;
- равномерно распределенная на одной половине пролета;
- распределенная по закону треугольника на одной половине пролета.

Определяем усилия в элементах фермы от постоянной и временной на
грузок по таблицам приложения А (от погонной нагрузки).

а) -  постоянная нагрузка по всему пролёту и одна из временных снеговых;
б) -  равномерно распределенная снеговая нагрузка по всему пролету;

в) -  распределенная по закону треугольника снеговая нагрузка на каждой половине пролета;
г) -  равномерно распределенная снеговая нагрузка на одной половине пролета;

д) -  распределенная по закону треугольника снеговая нагрузка на одной половине пролета 
Рисунок 2.1. Возможные варианты загружения сегментной фермы
Полученные усилия сводим в таблицу 2.1.
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Таблица 2.1 Усилия в элементах фермы, кН
Э

ле
ме

нт
ы

ф
ер

мы

С
те

рж
ни Длина

эле
мента,

мм

От по
стоянной 
нагрузки 
Са=1,45 

кН/м

От снеговой нагрузки 
0(1=2,69 кН/м

От снеговой нагрузки 
Оа,д=7,17 кН/м

Расчетные
усилия

слева справа по про
лету слева справа по про

лету
+ -

Верх
ний
пояс

0 , 5362,5 -23,86 -29,77 -14,49 -44,26 -31,11 -11,85 -37,03 68,12
о 2 5362,5 -21,68 -23,96 -16,27 -40,23 -23,00 . -13,30 -29,65 61,91
о 3 5362,5 -21,68 -16,27 -23,96 -40,23 -13,30 -23,00 -24,80 61,91
0 4 5362,5 -23,86 -14,49 -29,77 -44,26 -11,85 -31,11 -27,41 68,12

Ниж-
ний
пояс

И1 6667,0 21,13 26,37 12,84 39,21 27,55 10,50 32,80 60,34
и2 6666,0 21,75 20,18 20,18 40,35 16,50 16,50 24,75 62,10
Из 6667,0 21,13 12,84 26,37 39,21 10,50 27,55 24,27 60,34

Ре-
шетка

А 3140,0 0,44 -4,41 5,23 0,82 -7,88 4,27 -5,74 5,67 7,44
Ра 4714,0 -0,49 4,92 -5,82 -0,91 8,78 -4,76 6,40 8,29 6,31
Дз 4714,0 -0,49 -5,82 4,92 -0,91 -4,76 8,78 -0,37 8,29 6,31
Дд 3140,0 0,44 5,23 -4,41 0,82 4,27 -7,88 0,34 5,67 7,44

где О1,о:=СЗс1хах/=1,45х(-0,82269)х20=-23,86 кН -  расчётное усилие в стержне 0^ от постоянной нагрузки, 
здесь 0 (1=1,45 кН/м -  расчётная постоянная нагрузка на 1 п.м. длины фермы;

а=-0,82269 -  расчётное усилие в стержне О! от единичной вертикальной нагрузки (табл. А.3.1, прил. А); 
/=20 м -  пролёт здания.



П.1.3. К о н стр укти вн ы й  расчет
При проектировании условимся, что для изготовления деревянных эле

ментов сегментной фермы будет использована древесина пихты 2Ш сорта по 
ГОСТ 24454-80, а для изготовления металлических элементов за исключением 
указанных особо -  сталь класса С245 по ГОСТ 27772-88.

П.1.3.1. Подбор сечения панелей верхнего  пояса 
Изгибающий момент в панелях разрезного верхнего пояса сегментных 

ферм определяется по формуле Мй=М0-Ы^х1Тр;
где М0 -  изгибающий момент в свободно лежащей балке пролетом сГ;

Ый -  продольная сила;
Ир -  стрела подъема панели, определяемая по формуле: 

бр=б12/8хг=5,34г/(8х16,67)=0,214 м, 
здесь Ф -  длина хорды АБ (определена по табл. А.3.1, прил. А);

б' -  ее горизонтальная проекция (рис. 2.1).
Определяем изгибающие моменты в опорной панели АБ при различных 

сочетаниях постоянной и временной нагрузок:
— постоянная (<3р) и снеговая (Су по всему пролету:
Мс,1=(1,45+2,69)х4,73г/8-68,12x0,214—2,98 кНхм;
— постоянная (Сй) и снеговая (Оа,д) по всему пролету:

Мй,2-(1,45+3,78)х4,732/8+(7,17-3,78)х4,732/16-(23,86+37,03)х0,214=6,35 кНхм;
— постоянная (Сй) по всему пролету и снеговая (Су слева:
Мй,3=(1,45+2,69)х4,732/8-(23,86+29,77)х0,214=0,12 кНхм;
— постоянная (Су) по всему пролету и снеговая (Су справа:
Ма,4=1,45x4,732/8-(23,86+14,49)х0,214=-4,14 кНхм;
— постоянная (Сй) по всему пролету и снеговая (Ойд) слева:

Мй,5=(1,45+3,78)х4,732/8+(7, 17-3,78)х4,732/16-(23,86+31,11}х0,214=7,62 кНхм;
— постоянная (Ср) по всему пролету и снеговая (Ор Д) справа:
Мр,6=1,45x4,732/8-(23,86+11,85)х0,214=-3,58 кНхм.
Д ля  подбора сечения верхнего пояса приним ается комбинацию с 

максимальным изгибающ им мом ентом .
За расчетные усилия в панели АБ принимаем Мр=7,62 кНхм и N<1=54,97 кН. 
Ширину сечения верхнего пояса и элементов решетки принимаем одина

ковой. Подберем ее из условия предельной гибкости Хщах=150 (табл. 7.2 [1]) 
для самого длинного радкоса ВЖ, у которого /2=/у=4,714 м (см. табл. 2.1). Тогда 
Ь=/у/(0,289х1тах)=4,714/(0,289x150) =0,109 м. Исходя из условия обеспечения 
минимальной площади олирания конструкций покрытия (не менее 55 мм со
гласно п. 5.3.1.11 [1]} и из условия острожки по кромкам по 5,0 мм, ширину 
верхнего пояса принимаем равной 115 мм. В соответствии с п. 6.1.1.9 [1] и 
сортаментом (прил. Б, табл. Б.1 [1]), толщину досок с учетом острожки прини
маем равной 30 мм. Принимаем верхний пояс сечением ЬхН=115x240 мм (где 
6=30x8=240 мм).

Толщ ину досок следует приним ать о т  29 до 33 мм, при э то м  для 
снижения тр уд о е м ко сти  изготовления необходимо начинать подбор с 
максимальной тол щ и ны  33 мм. В случае невозм ож ности при толщ ине  
33 мм обеспечить требуем ы е запасы  прочности  или по ко н с тр у кти в 
ны м соображениям можно ум еньш ать то л щ и н у  досок.
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Геометрические характеристики сечения пояса:
Асг11,5x24,0=276,0 см2, У\/й=11,5х24,02/6=1104 см3, 
кзир=11,5x24,03/12=13250 см4, 1 ^= 2 4 ,Ох 11,53/12=3042 см4 
Проверим сечение сжато-изогнутого элемента по формуле (7,31) [1]:

^с,0,3 ^  г̂ш,3 ^ ^
^с.0,3 к  пп,с х  Чпд! 1

где осдй-Мй/А[П( -  расчётное напряжение сжатия древесины;
1С,о,а -  расчётное сопротивление сжатию вдоль волокон (табл. 6,5 (1]}, 
определяемое с учетом положений п.6.1.4.1 и п.6 .1.4.4 [1|; 
гтт ,С|=МС|АЛ/С| -  расчётное напряжение изгиба;
Гт.й -  расчётное сопротивление изгибу (табл. 6.5 [1]), определяемое с 
учетом положений п.6.1.4.1 и п.6.1.4.4 [1];
кт .с -  коэффициент, учитывающий увеличение напряжений при изгибе 
от действия продольной силы, определяемый по формуле:

1- •‘с.О.Й
хТ,сДс!

здесь а0,о>б=Мй/А6ир -  расчётное сжимающее напряжение;
кс -  коэффициент продольного изгиба, определяемый по формуле:

2 х Я2 '

где Че1 '
2х л

ЗдеСЬ ЕНцпот

2 хРх ̂ -О.ГЮЩ
с̂,о,ц

=300х/сД(1-- согласно формуле (6.1) [1];

здесь к~-ф ^ир/ А ^  -  радиус инерции сечения элемента в на
правлении соответствующей оси;
/а,2=цох4 -  расчётная длина элемента;
^ 1  - при шарнирно-закрепленных концах стержня (табл. 7.1 [1]). 

Таким образом:
/аг=1х536,25=536,25 см; ^=713250/276 =6,93 см;
Яг=536,25/6,93=77,4 < Хтэх=120 (табл. 7.2 [1]);
, 2 х л 2 хЗООх(с0с| 0 ,
Яге1 = -------------------- ^  =76,95; ке=76,952/(2х77,42)=0,494;

V 'сдд
1с1о,й-^о,йхкххкта!хкьхк8хУуп=14х018х1,05x1x1,02x1/0,95=12,63МПа=1,263кН/см2 
1с,о,й=14 МПа -  расчетное сопротивление сосны сжатию для 2-го сорта для 
элементов прямоугольного сечения шириной от 0,11 до 0,13 м при высоте 
сечения от 0,11 до 0,5 м (табл. 6.5 [1]);
кх=0,8 -  переходной коэффициент для пихты, учитывающий породу дре
весины (табл. 6.6 [1]);
кпкхг1,05 -  коэффициент условий работы для учёта класса условий экс
плуатации и класса длительности нагружения (табл. 6.4 [1]); 
к^=1 -  коэффициент, учитывающий высоту сечения, при 0<0,5 м (табл. 6.7 [1]);



кб=1,02 - коэффициент, учитывающий толщину слоя, при 5=30 мм (табл. 6.8 [1]); 
кг=1 -  коэффициент, учитывающий отношение радиуса кривизны к тол
щине доски, при г/8= 1667/3,0=556 > 250 (табл. 6.9 [1]); 
ос,огй=54,97/276,0=0,199 кН/см2; от ,й=762/1104=0,690 кН/см2;
^ 0-^0 4=1,263 кН/см2 согласно п. 6,1.4 [1]; 
кт .с=1-0,199/(0,494х 1,263)=0,681;
0,199/1,263+0,69/(0,681x1,263)=0,957<1, то есть принятое сечение удов

летворяет условиям прочности с запасом в 4,3%, что допустимо.
Если значение сгеЛЙ со ста в л я е т болев 80% о т  значения сгт >̂ т о  

принятое  сечение необходимо проверить на комбинацию усилий с мак
симальной силой и со о тв е тств ую щ и м  изгибаю щ им м ом ентом .

Проверим принятое сечение на устойчивость плоской формы деформи
рования по формуле (7.35) [1]:

х 1с,0.4 х ^т.с х 1гп с
< 1,

где п=2 -  показатель степени для элементов без закрепления растянутой зо
ны из плоскости деформирования; :
кс -  коэффициент продольного изгиба для участка длиной 1т между закре

плениями, определяемый по формуле: к с ге.1
2 х К

с.О.а

к,№1-  коэффициент, определяемый по формуле к|П5(=140хЬ2хк;/(/ГТ1хТ1), 
здесь: к, -  коэффициент, зависящий от формы эпюры изгибающих момен
тов на участке !т , определяемый по табл. 7.4 [1];
/т -  расстояние между опорными сечениями либо точками закрепления 
сжатой кромки.

* Исходя из предположения, что связи будут раскреплять панели пояса 
фермы по концам и в середине: .

/й у=1х0,5х536,25=268,12 см; |у=Л/3042/276 =3,32 см;
2У=268,12/3,32=80,8 < Ятах=120 (табл. 7.2 [1]); 
кс=76,952/(2х80,82)=0,454; 
к;лзр140х0,11 52х 1,75/(0,5x5,3625x0,24)=5,04, 

где к?=1,75 принято по табл. 7.4 [1], приведя полупараболическую форму эпю
ры моментов к треугольной и считая растянутую кромку свободной.

■ Тогда 0,199/(0,454x1,263)+[0,69/(5,04x0,681x1,263)]2=0,372<1,
т.е. устойчивость плоской формы деформирования панелей верхнего 

пояса фермы обеспечена.
П.1.3.2. Р асчет раскосов

Все раскосы проектируем клееными одинакового сечения из досок тол
щиной 30 мм и высотой 120 мм. За расчетное усилие принимаем сжимающее 
усилие по табл, 2.1. Расчёт ведём для самого длинного раскоса ВЖ.

Толщина досок в раскосе не должна о тл и ч а ть с я  о т  тол щ и н ы  до
сок в верхнем поясе.

Исходя из предельной гибкости 6=/2/(0,289хЯ.тах)=4,714/(0,289х150)=0,109 м. 
Принимаем сечение раскосов Ьхб=115х120 мм. Проверяем сечение по фор
муле (7.11} [1]:

11



СсДй—ксХ/сДсГ
Ай=11,5x12,0=138,0 см2 > 50 см2 (П.5.3.1,15 [1]),
!у шр=12,0х 11,53/12=1521 см4,
Ц = 1x471,4=471,4 см; 1у=/1521/13ЗД =3,46 см;
7У=471,4/3,32=142,0 < Ят8*=150 (табл. 7.2 [1]); 
ко=76,952/(2х142,02)=0,147, т.к. >^=142,0 ?• Яге,=76,95; 
ос,о,̂ N ^=6,31/138,0=0,046 кН/см2 < ксхГС|о,а=0,147x1,263=0,186 кН/см2, 

где N<1=6,31 кН -  максимальное сжимающее усилие в раскосе ВЖ (табл. 2.1);
Гс,о,о,0^хХкто,хкьхкЛп=14х0,8x1,05x1x1,02/0,95=12,63 МПа=1,263 кН/см2, 

здесь 1С|о,<1=14 МПа -  расчетное сопротивление сосны сжатию для 2-го сорта 
для элементов прямоугольного сечения шириной от 0,11 до 0,13 м при 
высоте сечения от 0,11 до 0,5 м (табл. 6.5 [1]);
кх=0,8 -  переходной коэффициент для пихты, учитывающий породу 
древесины (табл. 6.6 [1]);
ктой-1,05 -  коэффициент условий работы для учёта класса условий 
эксплуатации и класса длительности нагружения (табл. 6.4 [1]); 
кц=1 - коэффициент, учитывающий высоту сечения, при !к0,5 м(табл. 6,7[1]); 
ка=1,02 -коэффициент, учитывающийтолщинуслоя, при 5=30 мм (табл. 6.8 [1]). 

Запас прочности [(0,186-6,046)/0,186]х100%=75,3% > 15% .однако, 
уменьшение сечения невозможно из условия предельной гибкости.

П.1.3.3. Подбор сечения нижнего пояса 
В соответствии с заданием принимаем пояс из двух неравнобоких угол

ков. Требуемая площадь сечения пояса Атр=Ыхуп/(Куху0),
где N=62,1 кН -  максимальное усилие в панелях нижнего пояса (табл. 2.1); 

Ку=240 МПа=24 кН/см2 -  расчетное сопротивление растяжению, сжа
тию и изгибу стали класса С245 толщиной от 2 до 20 мм (табл. 51 *[5]>; 
ус=0,95 -  коэффициент условий работы при расчёте стальных конст
рукций (табл. 6* [5]).

Атр=62,1x0,95/(24x0,95)=2,59 см2. Из условия обеспечения снижения тру
доемкости изготовления (выполнение нижнего пояса без соединительных пла
нок) принимаем 2x175x50x6 (ГОСТ 8510-86*) общей площадью 8=2x7,25=14,5 
см2 > 2,59 см2. Полки уголков размером 7,5 см располагаем вертикально, а 
полки размером 5,0 см -  горизонтально вплотную одна к другой, соединяя их 
сваркой через интервалы не более 80х1у=80х1,42=113,6 см (п. 5.7 [5]). Прини
маем интервал 111,1 см, т.е. каждую панель длиной 666,7 см разбиваем на 
шесть интервалов.

Проверим сечение второй панели нижнего пояса на совместное действие 
растягивающей силы и изгибающего момента в середине панели от собствен
ного веса.

Геометрические характеристики сечения согласно ГОСТ 8510-86*: гх=2,38 
см; 1*=2х40|92=81,84 см4; \Л/Х,т!п=81,84/(7,5-2,38)=15,98 см3

Нагрузка от собственного веса двух уголков (масса 1 л.м уголка 5,69 кг со
гласно ГОСТ 8510-86*): (3^=2x0,569=1,138 Н/см,

М=Сйх |2/8  =1,138x666,72/8=63230 Нхсм=63,23 кНхсм.
Напряжение в середине второй панели нижнего пояса: 

0=62,1/14,5+63,23/15,98=8,24 кН/см2=82,4 МПа < КухУс/уп=240х0,95/0,95=240 МПа.
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Гибкость пояса в вертикальной плоскости:
А,х= /Л = 666,7/2,38=280,2 < [Хтах]=400 (табл. 20* [5]).
Рекомендуется подбирать элем енты  нижнего пояса, ч то б ы  запас 

прочности  или ги б ко сти  не превышал 15%.

П.1.3.4. Конструирование и р а сч е т узлов 
П.1.3.4.1. Опорный узел (рис. 2,2)

В опорном узле верхний пояс упирается в плиту (упорная плита) с рёбра
ми жёсткости, приваренную к вертикальным фасон кам сварного башмака. 
Снизу фасонки приварены к опорной плите. Толщина фасонок конструктивно 
принята 0,8 см.

Определяем площадь опирания торца верхнего пояса на упорную плиту 
башмака из условия смятия под действием сжимающей силы N^=68,12 кН:

АотрМсДлпдй—68,12/1,238=55,02 см2,
где ТСт,о,<!=):ст,о,ихкххктой/уп=14хО,8x1,05/0,95-14/7 МПа=1,238 кН/см2,
здесь ^0,0=14 МПа -  расчетное сопротивление сосны смятию вдоль воло

кон для 2-го сорта для элементов прямоугольного сечения шириной 
от 0,11 до 0,13 м при высоте сечения от 0,11 до 0,5 м (табл. 6.5 [1]).

Приняв ширину плиты равной ширине верхнего пояса, находим длину 
плиты: /П=А0П/Ьп=55,02/11,5=4,8 см.

Конструктивно принимаем /„=2x11/3=2x24,0/3=16,0 см.
Тогда: о^да=68,12/(11,5x16,0)=0,37 кН/см2 < 1ст,о.й=1,238 кН/см2.
Проверяем местную прочность на изгиб упорной плиты. Для этого рас

смотрим среднюю часть упорной плиты как прямоугольную плиту, свободно 
опёртую по четырём сторонам, которыми являются вертикальные фасонки 
башмака и рёбра жёсткости упорной плиты. Вертикальные фасонки толщиной 
пб 8 мм располагаем на расстоянии 100 мм в свету для того, чтобы между ни
ми могли разместиться два неравнополочных уголка нижнего пояса.

Расчёт ведём по формулам теории упругости, приведенным в (6). Расчёт
ные пролёты опёртой по четырём сторонам плиты (рис. 2.2): а=8,4+0,8=9,2 см, 
6=10,0+0,8=10,8 см.

При Ь/а—10,8/9,2=1,17 согласно табл. 4,5 [6] а=0,061.
Изгибающиймоментв такой плите: Мп=ах(т0тД!1ха2=01061 х0,37х9,2г=1,91 кНхсм.
Крайние участки упорной плиты рассмотрим как консоли. Расчёт ведём 

для полосы шириной 1, см, .
При с=3,4 см -  Мк=сготдйХС2/2=0,37хЗ,42/2=2,14 кНхсм,
Д ля уменьшения тол щ ины  упорной п л и ты  необходимо, ч то б ы  

№ьп*М к. Э то  д о сти га е тся  изменением консольного свеса.
По наибольшему из найденных для двух участков плиты изгибающих мо

ментов определяем требуемую толщину плиты по формуле (4.13) [6]'.
{ПП.У> 7 6 х М тах х # ^ И ^ Э ^ 4 7 1 ^ = 0 , 7 1  см,
где Ну=240 МПа=24,0 кН/см2 -  расчетное сопротивление при изгибе стали 

класса С245 толщиной от 2 до 20 мм (табл. 51* [5]).
В случае 1п/!,у>20 мм необходимо изм енить класс стали .
Принимаем 1^= 8  мм.
Проверяем общую прочность упорной плиты на изгиб. Расчёт ведём при

ближенно как расчёт балок таврового сечения (рис. 2.2) пролётом, равным 
расстоянию между осями вертикальных фасонок /=10,0+0,8=10,8 см.

13



1 -  опорная плита; 2 -  вертикальные фасонки сварного башмака; 3 -  упорная плита; 
4 ~ рёбра жёсткости упорной плиты; 5 -  болт 014 мм, 1=180 мм; 6 -  накладки для со

единения башмака с верхним поясом; 7 -  верхний пояс фермы; 8 -  нижний пояс 
фермы (2/75x50x6); 9 -  соединительная прокладка /75x50x6,1=100 мм.

Рисунок 2.2. Опорный узел фермы 
Нагрузка на рассматриваемую полосу плиты; N=0^2=68,12/2=34,06 кН, 
где 0 -1=68,12 кН -  максимальное сжимающее усилие в опорной панели 

верхнего пояса (табл. 2.4). '
Интенсивность нагрузки под торцом элемента верхнего пояса шириной 

11,5 см: ц=34,06/11,5=2,96 кН/см.
Изгибающий момент з балке таврового сечения:
М =34,06х 10,8/4-2,96 х 10,82/8=48,31 кНх см.

Рис. 2.3. Упорная плита башмака с рёбрами жёсткости 
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0=48,81/2,93=16,66 кН/см2=166,6 МПа < К ухТс/уп=240х1,0/0,95=252,6 МПа. 
Рассчитываем опорную плиту (рис. 2.2). Полагаем, что опорная плита 

башмака опирается на брус из такой же древесины, что и ферма. Принимаем 
размеры опорной плиты Ьплх1пл=15х25 см.

Длина опорной п л и ты  1ПЛ приним ается исходя из ко н стр укти в н ы х  
требований (табл . 39 [5 ]) не менее значения:

/лл,ш -Ь+2х8ф+6хдот=10,0+2x0,8+6x1,5-20,6 см,
аде Ь-10,0 см  -  расстояние между фасонками в с в е ту  (см. рис. 2.2); 

8ф=0,8 см -  толщ ина вертикальной ф асонки; 
дот-1 >5 см -  предварительно приняты й  диам етр о тв е р с ти я  
под б о л т, крепящий ферму к  колонне.

Длина опорной п л и ты  /лл м о ж е т ко р р екти ро ва ться  в с о о т в е т с т 
вии с требованиям и п. П.2.4.

Максимальная опорная реакция фермы:
Рд=0,5х6[,х/+0,229х0в,дх/=0,5x1,45x20+0,229x7,17x20=47,34 кН. 
Напряжения смятия под опорной плитой:
<тст.90.4=47,34/(15х25)=0,126 кН/см2=1,26 МПа <
<Тст,9о,ахкххкПЮС1/уп=ЗхО,8х1,05/0,95=2,65 МПа,
где 1сп1,9о,й=3 МПа -  расчетное сопротивление сосны 2-го сорта местному 

смятию поперёк волокрн в узловых примыканиях элементов (табл. 6.5 [1]). 
Толщину опорной плиты (рис. 2.2) находим, из условия изгиба:
— консольного участка Мк=сст,9о,с1хс2/2=0,126x7,12/2=3,18 кНхсм;

1 — среднего участка Мп=ост,9о1йхаг/8=0,126x10,82/8=1,84 кНхсм,
где с=7,1 см -  вылет коусоли;

а=10,8 см -  пролёт среднего участка.
При ширине расчётной полосы в 1 см находим толщину плиты:
1пя,оп>^6хМтах X уп х~7с) = л,/бх3,18х0,95Д24х'[о} =0,87 см. 
Принимаем 1пл,оп-10 мм.
Находим длину сварных швов, крепящих уголки нижнего пояса к верти

кальным фасонкам.
Принимаем полуавтоматическую сварку в среде углекислого газа сварочной 

проволокой СВ-08Г2С (ГОСТ 2246-70*), для которой К^=215 МПа (табл. 56 [5]). 
В соответствии с табл. 38* [5] принимаем по обушку катет шва к?,0=6 мм, а по 
перу куп=5 мм. Для выбранных катетов швов при полуавтоматической сварке 
Рг=0,9 и рг—1,05 (табл. 34* [5]). Для стали класса С245 Пш=370 МПа (табл. 51* [5]) 
и соответственно Пте=0,45хПип=0,45x370=166,5 МПа. Т.к. К№хр2=166,5х1,05= 
=174,8 МПа < =215x0,9=193,5 МПа расчёт ведём по металлу границы
сплавления. Тогда, с учётом распределения усилия в первой панели нижнего 
пояса по перу и обушку (табл. 5.6 [6]) и наличия двух уголков, требуемые рас
чётные длины швов для каждого уголка составят: 

по перу: /жл=0,32хИ1хуп/(2хНИ2хр2хкГпхус)=
=0,32x60,34x0,95x10/(2x166,5x1,05x0,5x0,95)=1,11 см; 

по обушку /у, о=0,68хИ1хуп/(2хКм,2х32хк;,охус)=
’ =0,68x60,34x0,95x10/(2x166,5x1,05x0,6x0,95)=1,96 см.

В соответствии с пп. 11.2*, 12.8 [5] принимаем по перу и обушку сварные 
швы минимальной длины, т.е. 5 см.
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П.1.3.4.2, Коньковый узел (рис. 2.5)
П.1.3.4.2.1 Расчёт крепления стальны х пластинок-наконечников к  раскосам  

Принимаем пластинки-наконечники выполненными из полосовой стали 
толщиной 0,8 см и шириной 8,0 см. Число пластинок принимаем равное двум. 
Пластинку к раскосам крепим двумя болтами 010 мм и двумя гвоздями 0 5  мм 
для исключения возможности возникновения эксцентриситета.

Д иам етр  нагеля м о ж е т приниматься о т  8 во 24 мм. При выборе 
диаметра нагелей следует проверить возм ож ность их поперечной 
расстановки в раскосе в с о о тв е тс тв и и  с та б л . 8.5 [1 ].

Расчётную несущую способность одного.среза нагеля в двухсрезном со
единении с обоими внешними элементами из стали согласно п. 9.4.1.14 [1] 
следует принимать равной меньшему значению из полученных по формулам 
(9.13) и (9,14) [1]: ' "

^1,1,Й X X 0 х к а

^ ХС)2х(1 + Рп,тах )х ^ Г ’ 
где 1)1|11[1=8хкххктО(1=8х0,8х1,05:=6,72 МПа -  расчётное сопротивление смя

тию древесины согласно табл. 9.1 и прим. табл. 9.2 [1];
12=11,5 см -  ширина сечения раскоса;
6=1,0 см -  диаметр нагеля;

х к х =18х ,Д 05x0,8 =16,5 МПа -  расчётное сопротив
ление изгибу нагеля согласно пп. 9.4.1.11 и 9.4 6.2 [1]; 
рп,тах=0,6236 -  коэффициент согласно п. 9.4.6.2 [1]; 
ка=1 -  коэффициент, учитывающий угол между силой и направлени
ем волокон, при а=0° (табл, 9.3 (1]).

Тогда КИ|1=6,72x11,5x1,0хЮ их1=7,73 кН,
Ки,п-  16,5х 1,02х(1 +0,6236г)х 10 1 х 41 =2,29 кН.

Принимаем К|й.ш1п=2,68 кН и находим расчётное количество нагелей: 
п ^ х у Д К и . ^ х п ^ З , 29x0,95/(2,29х2)=1,72 шт., ■
где N((=8,29 кН -  максимальное расчётное усилие в раскосах (табл. 2.1);

п5=2 -  количество швов в соединении для одного нагеля.
Таким образом, принимаем количество болтов в соединении Пц=2 > 007=1,72, 

тогда расчётная несущая способность соединения будет равна: 
К(1=Пмт|ПхП5хпп/уп=2,29x2x2/0,85=9,64 кН > N<3=8,29 кН.
Запас прочности составит: [(9,64-8,29)/9,64]х100%=14,0%<15%, что допустимо. 
Рекомендуется приним ать четное количество нагелей (начиная с 

четы рех) с нормальной схемой расстановки (см. рис. 9.5,а [1]). В случае 
принятия двух или т р е х  нагелей до требуем ого  количества, они до
полняю тся гвоздями.

Проверим прочность на растяжение стальных пластинок-наконечников, 
ослабленных отверстиями под болты и гвозди: 60 в=1,1 см, 60 ,=0,6 см. 

Мтах+=Д2=8,29кН; Ап=2хО,8х(8-1,1-0,6)=10,08 см2; ' 
сг=N,тйх ,/Д,=8,29/10,08=0,82 кН/см2=8,2 МПа<ПухУо/уп=240х1,05/0,95=265,3 МПа. 
Также проверим устойчивость стальных пластинок-наконечников из плоско

сти фермы между точками их закрепления узловым болтом и нагелями (рис. 2.5): 
^-пах-=:Д2--5,31 кН; г ..... .
/р=35 см -  расстояние: между узловым болтом и первым нагелем раскоса 

(определяется графически, см. рис. 2.5).
Гибкость пластин-наконечников: \=/рЛ=35/(0,289х0,3)=151,4.
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а=МтахДАхф)=6>31/(2х0,8х8х0,271)=1.82 кН/см2=18,2 МПа < 
с Рухус/уп-240х0,95/0,95=240,0 МПа,

где ф=0,271 -  коэффициент продольного изгиба центрально-сжатых элемен
тов при 7=151,4 и Ну=240 МПа (табл. 72 15]).
Максимальная гибкость пластин-наконечников, не превышает предельно 

допустимой:
7=151,4 < [7^3x3=210~60ха=210-60x0,5=180 (табл. 19* [5]), 
где а=стхуп/(Р?ухус)=18,2/240,0=0,08 < 0,5, поэтому «.=0,5.
Рекомендуется для уменьшения расчетной длины и, с о о т в е т с т 

венно, тол щ ины  пластин-наконечников на расстоянии 15 - 20 мм о т  
верхнего обреза раскоса по оси пластин-наконечников с т а в и т ь  с тя ж 
ные б о л ты  та ко го  же диаметра, как и крепежные.

П.1.3.4.2.2 Конструирование сварного вкладыша и 
подбор диаметра узлового  б олта

В узлах верхнего пояса ставим сварные вкладыши, предназначенные для 
передачи усилий в блоках пояса и крепления раскосов (рис. 2.4). Площадь по
верхностей плит вкладыша, соприкасающихся с торцами блоков верхнего поя
са: Ап=ЬхР=11,5x15,0=172,5 см2 Толщина плит вкладыша 0,6 см.

т’ Рекомендуется приним ать в ы с о ту  вкладыша равной в ы со те  упор
ного ребра.

Поскольку размеры поверхностей плит вкладыша отличаются от упорной 
плиты в опорном узле, проверяем напряжения смятия:

<?ст,0.(1=68,12/172,5=0,395 кН/см2 < (1=1,238 кН/см2.
Проверяем прочность на изгиб плиты 

вкладыша с учётом постановки ребер жёст
кости между плитами. Рассматриваем по
лосу плиты вкладыша шириной 1 см как 
двухпролётную балку с \Л/=1х0,62/6=0,06 см2 
и пролётом /=4,85+0,6=5,45 см (см. рис. 2.4). 
Максимальный изгибающий момент: 
Мтах=1ост1о,йхЯ/8=0,395x5,452/8=1,47 кНхсм. 

Тогда сг=МтахЛЛ/=1,47/0,06=24,44 
кН/см2= =244,4 МПа < 
Пухуо/уп=240х 1,0/0,95=252,6 
МПа.

Рассчитываем узловой болт, к которо
му крепятся раскосы, на изгиб от равно
действующей усилий в раскосах, которую 
определяем аналитически по теореме ко
синусов.

Из табл. 2.1 выбираем при действии 
на ферму снеговой нагрузки, распределён-

Рисунок 2.4. Сварной вкла
дыш конькового узла

ной по треугольнику на половине пролета: 
Д2=8,29 кН, Д3=-5,25 кК_

Тогда Мг= л1д 22 + Д 1 “ 2 х [Д2 
где {3=90° -  угол между раскос о с у д а р с т в е н н с



Изгибающий момент в узловом болте:
Мб=Мгхе/2=9,81x1,1/2=5,40 кНхСМ,
где е=0,8+0,3=1,1 см ~ эксцентриситет приложения усилия Ыг (см. рис. 2.5); 

здесь 0,8 см -  толщина пластинки-наконечника;
0,3 см -  половина толщины распорной плиты вкладыша.

В узлах верхнего пояса для восприятия монтажных усилий ставим сим
метричные деревянные накладки (рис. 2.5).

Суммарная площадь поперечного сечения накладок должна б ы ть  
не менее площади поперечного сечения верхнего пояса фермы. Попе* 
речное сечение накладок должно с о о т в е т с тв о в а т ь  со р там ен ту  
(прип. Б, таб л . Б.1 [1]).

Д иам етр нагелей для крепления накладок должен б ы ть  не менее 
диаметра крепежных нагелей в раскосах.

Размеры квадратны х шайб принимаю тся по прил. 14 [7].
Диаметр болта определяем по формуле:

« = # 7  хГупДО/1 х К у х ус)=?/5,4х 0195/(0,1 х 24 х 1,0)=1,29 см.
Принимаем узловой болт диаметром 6=1,4 см.

1 -  раскос; 2 -  верхний пояс фермы; 3 -  узловой болт 014 мм, N180 мм;
4 -  накладки 100x150x550 мм; 5 -  пластинки-наконечники 500x80x8 мм;

6 -  болт 010 мм, N180 мм; 7 -  болт 010 мм, N160 мм; 8 -  гвоздь 05 мм, N150 мм;
9 -  болт 010 мм, N350 мм; 10 -  подкладка 120x80x8 мм; 11 -  сварной вкладыш;

12 -  вырез в накладках; 13 -  квадратная шайба 45x45x4 мм 
Рисунок 2.5. Коньковый узел фермы

П.1.3.4.3. Нижний промежуточны й узел (рис. 2.6)
В узле нижнего пояса (рис. 2.6) уголки прерываются и перекрываются 

пластинами. В центре пластины просверлено отверстие для узлового болта. 
Исходя из условия размещения сварных швов, прикрепляющих уголки к пла
стинам, ширину последних назначаем 11,0 см.

Из условия прочности на растяжение стальной передаточной пластины, 
ослабленной отверстием под узловой болт, найдём её толщину; 

б0.б-1,5 см; Ытах=И2=62,10 кН (табл. 2.1);
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Ап=2х1п.п.х(1 1,0-1,5 И 9 х*ап. см2;
Ап-МГП;|Х/(Рух7г/Ул) 1п.п.=62,10x0,95x10/(19x240x1,05)=0,12 см.
Из условия возможности выполнения принятых ранее сварных швов в со

ответствии с п. 12.8 [5} принимаем ~0,5 см. Однако в таком случае суммар
ная ширина составит 110 мм, что на 5 мм меньше ширины раскосов. Поэтому 
окончательно назначаем ^пп^О.в см.

Передаточные пластины соединяются с уголками нижнего пояса сварны
ми швами такой же длины, как и в опорном узле.

Диаметр болта определяем из условия его изгиба от максимальной силы, 
выбранной из разности усилий в смежных панелях нижнего пояса и равнодей
ствующей усилий в раскосах.

Максимальная разность усилий в смежных панелях нижнего пояса возни
кает при односторонней снеговой нагрузке, распределённой по треугольнику, и 
равна; ДИ=21,13+27,55-21,75-16,50=10,43 кН (см, табл, 2.1).

Равнодействующую усилий в раскосах определяем аналитически по тео
реме косинусов. Из таблицы 2.1 выбираем при действии на ферму снеговой 
нагрузки, распределённой по треугольнику на половине пролёта; Д2=8,29 кН, 
Д^-7,44 кН.

ВидА

1 -  раскос; 2 -  нижний пояс фермы (2275x50x6); 3 — узловой болт 014 мм, 1=180 мм; 
4 -  передаточная пластина 340x110x8 мм; 5 -  пластинки-наконечники 370x80x8 мм; 
6 -  болт 010 мм, [=180 мм; 7 -  болт 010 мм, 1=160 мм; 8 -  гвоздь 05 мм, 1=150 мм; 

9 -  подкладка 120x80x8 мм.
Рисунок 2.6. Нижний промежуточный узел фермы

Тогда 4 = ^  + Д 2- 2 х |Д 2|х |Д 1|хС05(р1) =

= -^8,292 + 7,442 -  2 х 7,44 х 8,29 х соф з°)=10,44  кН, 
где 131=83° -  угол между раскосами Д2 и ... .
Изгибающий момент в узловом болте;
Ме=14гхе/2=10,44x1,2/2=6,26 кНхсм,
где е=0,8+0,4=1,2 см -  эксцентриситет приложения усилия 14г (рис. 2.6); 

здесь 0,8 см -  толщина пластинки-наконечника;
0,4 см -  половина толщины передаточной пластины.
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Диаметр болта определяем по формуле:
с1=з/1У!б х у ^ О Ж у  х уе)=э/6,26x0,95/(0,'1x24x1,0) =1,35 см.

Принимаем узловой болт диаметром 6=1,4 см.
Прочность на растяжение стальных пластинок-наконечников, ослаблен

ных отверстиями под болты и гвозди проверялась а п. П.1.3.4.2.1.

3. СТАТИЧЕСКИЙ РАСЧЕТ ПОПЕРЕЧНОЙ РАМЫ И 
ПОДБОР СЕЧЕНИЯ КОЛОННЫ

Расчетная схема поперечника здания представляет собой однанщы ста
тически неопределимую раму с жестко защемленными колоннами и условно 
жестким ригелем, шарнирно опертым на колонны (рис. 3.1,6). За лишнее неиз
вестное при расчете рамы обычно принимается продольное усилие в ригеле 
"Рх", возникающее от действия ветровой нагрузки и навесного стенового огра
ждения. Схема загружения ветровой нагрузкой приведена на рис. 3.1,а.

Нормативное значение средней составляющей ветровой нагрузки на вы
соте г  над поверхностью земли определяется по формуле (6) [2]:

^ т=Ш0хкхС,
где уу0-  нормативное значение ветрового давления, табл. 5 [2];
к -  коэффициент, учитывающий изменение ветрового давления по высо

те, табл. 6 [2];
с-аэродинамический коэффициент, определяемый по прил. 4 [2].
В курсовой работе при выполнении статического расчёта вручную допус

кается ветровую нагрузку на высоте более 5 м заменять эквивалентной рав
номерно распределенной в пределах рассматриваемого участка. При этом 
значение к определяется в зависимости от высоты 2, соответствующей сере
дине этого участка.

Значение Сез=-0,5 при Ш  > 2 и Н/1 < 0,5 (Б -  длина здания, / -  пролёт зда
ния, И -  высота колонны).

Распределенная ветровая нагрузка, действующая на покрытие здания, 
заменяется сосредоточенной 0 ^, прикладываемой в месте опирания ригеля 
(рис. 3.1,6). Изгибающие моменты, продольные и поперечные силы, полу
ченные в результате статического расчета рамы имеют максимальные значе
ния в опорном сечении колонны.

Определение расчетных усилий в колонне производится от постоянной и 
двух временных (снеговой и ветровой), умножаемых на коэффициент сочета
ния ц72" 0,9 согласно п. 1.12 [2].

Расчетная длина клееной колонны принимается в плоскости рамы 
/х=2,2хН, а из плоскости /У=Н (табл. 7.1 [1]). Сечение колонн проектируется 
прямоугольным с соотношением размеров Н/Ь <; 5. Предварительно опреде
ляется ширина сечения Ь из условия предельной гибкости А.тах=120 (табл, 7.2 [1]), 
после чего назначается высота сечения в пределах б=(1/10...1/15)хН.

Доски принимаются по сортаменту (прил. Б, табл. Б.1 [1)) толщиной не более 
42 мм (п. 6.1.1.9 [1]) с учетом острожки по пласти 1...3 мм и по кромкам 5 мм. 
Проверка принятого сечения колонны производится как сжато-изогнутого эле
мента в соответствии с п. 7.1.9 [1]. При этом следует обращать внимание на из
менения численного значения коэффициента ктоа (табл. 6.4 [1]), учитывающего 
в данном случае кратковременное действие ветровой нагрузки и коэффициен
та к|, (табл. 6.7 [1]), учитывающего высоту сечения клееного элемента.

Крепление колонны к фундаменту производится при помощи анкерных бол
тов, работающих на растяжение, рис. 3.2. Сжимающие усилия передаются непо-
20



следственно на фундамент через торец колонны. Расчет анкерных болтов и их 
крепления к колонне производится на максимальное растягивающее усилие.

Пример 2
По исходным примера 1 подобрать сечение клееной колонны из древеси

ны пихты и законструировать ее сопряжение с фундаментом. Высота до низа 
фермы Н=9,0 м. Здание проектируется для типа местности "В" в (V ветровом 
районе. Длина здания 90 м.

П.2.1, Определение вертикальны х нагрузок на раму
Расчетная постоянная нагрузка от покрытия, включая массу фермы 

(см. п. П.6.2): 6^=0,452 кН/м2.
Расчетное давление на колонну от покрытия: Р™к =6*хВх//2=0,452x3,2x20/2= 

-14,46 кН,
. где В=3,2 м -  шаг несущих конструкций.

То же от стенового ограждения с учетом элементов крепления;
РйСТ=(СЗ°К + е кРху?)хВхН=(0,367+0,1x1,05)хЗ,2x9,0=13,59 кН, 
где С Л011 =0,367 кН/м2 -  расчётная нагрузка от стенового ограждения тол

щиной 8=8/30=320/30=10,7 см, принятая равной расчётной нагрузки от 
покрытия (см. п. П.1.2);
03^=0,10 кН/м2 -  масса металлических элементов крепления стеново
го ограждения;
уг=1,05 -  коэффициент надёжности по нагрузке для металлических 
конструкций (табл. 1 [2]);
Н=9,0 м -  высота здания в свету.

Для определения собственной массы колонны ориентировочно принима
ем следующие размеры ее сечения:

1т =1/15хН=1/15х9,0=0,60 м, Ь=Н/4=0,60/4=0,15 м.
Тогда расчетное давление от собственной массы колонны:
Рйкол =ЬхЬхНхрху,=0,15x0,60x9,0x500x10'2х1,1=4,46 кН, 
где р=500 кг/м3 -  плотность древесины пихты для 2 класса условий экс

плуатации (табл. 6.2 ПЗ);
уг=1,1 -  коэффициент надежности по нагрузке (табл. 1 [2]).

Расчетное давление на колонну от снеговой нагрузки:
Р“ =ай.5хВх//2=0,84x3,2x20/2=26,88 кН,
где Ой|5=0,84 кН /м 2 -  расчетная снеговая нагрузка на 1 м2 плана покрытия 

при равномерном распределении по всему пролету (см. п. П.2.2).

П.2.2. Определение горизонтальны х нагрузок на раму
Расчетная ветровая распределенная нагрузка на раму по высоте колонны 

определяется по формуле:
Ой,*=^тху(хВ=м/охкхсх^хВ,
где ур1,4 -  коэффициент надежности по ветровой нагрузке (п. 6.11 [2]). 
Определяем расчетную распределенную нагрузку с наветренной стороны 

(напор):
— на высоте до 5 м 0^=0,48x0,5x0,8x1,4x3,2=0,86 кН/м,
— нз высоте от 5 до 9,0 м 0^.3=0,48x0,56x0,8x1,4x3,2=0,96 кН/м,
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где \м0=0,48 кПа=0,48 кН/м2 -нормативное значение ветрового давления 
для IV ветрового района (табл. 5 [2});
к-0,5 и к=0,56 -  коэффициенты для типа местности "В" соответствен

. но при г<5 м и 2=7,0 м (середина второго участка по высоте колонны) 
(табл. 6 [2]);
02=0,8 -  аэродинамический коэффициент с наветренной стороны 
(схема 3 прил. 4 [2]).

Определяем расчетную распределенную нагрузку с подветренной сторо
ны (отсос):

— на высоте до 5 м 1=0,48x0,5х(-0,5)х1,4хЗ,2=-0,54 кН/м,
— на высоте от 5 до 9,6 м О ' 2=0,48x0,56х(-0,5)х1,4x3,2— 0,60 кН/м, 
где свз--0,5 -  аэродинамический коэффициент с подветренной стороны

при №90/20=4,5 > 2 и Н//=9,0/20=0,45 < 0,5 (схема 2 и 3 прил. 4 [2]). 
Расчетную сосредоточенную ветровую нагрузку Оах3 на уровне нижнего 

пояса определим как сумму горизонтальных проекций результирующих нагру
зок на уч аст ка хи  /2, рис. 3.1 .в.

Предварительно определим необходимые геометрические размеры. 
Половина центрального угла <р:
соз(<р/2)=[(г-бтахУ("]=[(16,67-3,333)/16,67])=0,8, ф/2=3а,86°.
Угол <р2:
СОЗ(ф2)=[(г-0,ЗхИтах)/г]=[(16,67-0,ЗхЗ,333)/16,673)=0,94,ф2=19,95°.
Угол <рр ф1=ф/2-ф2=36,86°-19,95“=16,91°,
где г=16,67 м -  радиус очертания оси верхнего пояса фермы (см. п. 6.1). 
Длина дуги /1=яхгх(р1/180о=3,14x16,67x16,917180°=4,92 м.
Длина дуги /2=лхгхф2/180°=3,14x16,67x19,937180°=5,80 м. -
У гол а! =90 °-ф2-<р! /2=90 °-19,95°-16,9172=61,60°,
Угол а2=90о-ф2/2 = 9 0 '19,9572=80,03°.
Расчетная сосредоточенная нагрузка с наветренной стороны будет равна: 

Ос1жз='^охк1хсе1ху|х/1хВхсоз(а1)+\лго><к2ХСе2ху|х/2хВхсоз(а2)=0,48хО,653х(-0|321)х 
х1'4x4,92x3,2x0,475+0,48x0,687х(-0,867)х1,4x5,80x3,2x0,173— 1,06-1,29=-2,35 кН, 

где к1=0,653 при г=Н+0,7хИтах/2=9,0+0,7x3,333/2=10,167 м (табл. 6 [2]); 
к2=0,687 при 2=Н+0,7хИтах+0,ЗхРтах/2=9,0+0,7x3,333+0,3x3,333/2=

=11,833 м (табл. 6 [2]);
с91--0,32Т, Се2=-0,867 -  аэродинамические коэффициенты при 
Нтах//=3,333/20=0,167 и Н//=9,0/20=0,45 (схема 3 прил. 4 [2]); 
соз(а0=0,475, соз(а2)=0,173.

То же, с подветренной стороны:
0'а,«|,з=У1/охк1ХСвху1х/1хВхсо8(а1)+№охк2хСе2хутх/2хВхсо8(а2)=0,48хО,653х(-Ор4)х 

х1,4x4,92x3,2x0,475+0,48x0,687х (-0,867)х1,4x5,80x3,2х0,173=>-1,31-1,29=-2,60 кН, 
где Се=—0,4 -  аэродинамический коэффициент (схема 3 прил. 4 [2]).

П.2.3. Статический расчет рамы
Поскольку рама является один раз статически неопределимой системой, 

то определяем значение лишнего неизвестного, которым является продольное 
усилие в ригеле “Рх”. Расчет выполняем для каждого вида загружения:

— от ветровой нагрузки на стены:
^х,1»,1=— а,«»,1)хР х(4хН-р)/(16хН )=

=-(0,86-0,54)х53х(4х9,0—5)/(16x9,03)=-0,11 кН, 
где р=5 м -  принято для удобства расчёта загружения ветровой нагрузкой 

(рис. 3.1.6);
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В случае Н<5 м необходимо принимать р=Н.
Рх|»12=-(0^,2+а'й,».2)х(р4+ЗхН4-4хр3хН)/(16хН3)=

=”-{0!96~0,60)х(54+Зх9,04—4х53х9,0)/(1бх9,03)=-0,49 кН;
— от ветровой нагрузки, приложенной в уровне ригеля: 
Рх,»,з"-(О з,№,з+О’4».з)^=~("2,35“ 2,60)/2=2,48 кН;
— от стенового ограждения:
РХст=-9хМст/(8хН)=-9х(-4,80)/(8х9,0)=0,60 кН,
где Мст=РйТхе=-13,59х0,353--4,80 кНхм,
здесь е=0,5х(5+Н)=0,5х(0,107+0,60)-0,353 м -  расстояние между середи

ной колонны и стенового ограждения.
Толщина стенового ограждения принята равной высоте сечения деревян

ной составляющей покрытия (высоте сечения клеефанерной панели).
Примем, что положительное значение неизвестного “Рх” направлено от 

узлов рамы (на рис. 3.1,6 показано сплошной линией), а изгибающего момента -  
по часовой стрелке.

Определим изгибающие моменты в заделке рамы.
Для левой колонны:
Ма,л=[{Ой,ж,з+Рх,»л+Рх,ш,2+ Рх,»,з)хН+Ой,м,1хр2/2+О йж2х[(Н-р)х(Н+р)/2]хч/2+ 

+Рх,ст><Н+Мст=[(-2,35-0,11-0,49+2,48)х9,0+0,86х52/2+0,96х[(9,0-5)х(9,0+5)/2]х 
хО,9+0,60x9,0—4,80-30,71 кНхм.

Для правой колонны:
Ма,яр“ Е{0 'а№з+Рх.ж11+Рх1(Ч2+Рх,«,з)хН+0 'ащ1хр2/2+0 ’ [)|1л,2х[(Н-р)х(Н+р)/2]х у 2+ 

+РХ,стхН+Мст=[(2,60+0,11+0,49-2,48)х9,0+0,54х5г/2+0,60х[(9,0-5)х(9,0+5)/2]х 
хО,9-0,60x9,0+4,80=26,40 кНхм.

Поперечная сила в заделке:
\ /й,л=[0й,*,3+Рх,«,1+Рх,»,2+Рх,»,3+0(1.й.,1хР+0 й,«,2х(Н-Р)]хУ(/2+Рх,СТ= - 
=[-2,35-0,11-0,49+2,48+0,86x5+0,96х(9,0-5)]х0,9+0,60=7,51 кН;
Vо1пр=Î 'а,№.з+Рx,*.1+Рx,̂ V,2+Рx,™,з+^’з.»,1xр+ '̂й,ж.2x{Н-р)]x |̂̂ 2+Рx,ст-
=[2,60+0,11+0,49-2,48+0,54x5+0,60х(9,0-5)]х0,9-0,60x9,0=4,64 кН, 
Расчетные усилия:
МЙ=МЙЛ=30,71 кНхм; Уь=Ус1|П=7,51 кН;
1ЧЙ=РЙЛ0К + Рйст+Р*ол + Р“  хч/2=14,46+13,59+4,46+26,88x0,9=56,71 кН, 

где 4*2=0,9 — коэффициент сочетания согласно п. 1.12 [2], учитывающий дейст
вие двух кратковременных нагрузок.

П.2.4. Подбор сечения колонны
Т.к. Н=9,0 м -  отметка низа стропильных конструкций, то определим рас

чётную длину колонны по формуле:
Нк=Н-0о6=9,0-0,075=8,925 м,
где Ь06>В/(0,289хЯтах):::320/(0!289х200)=5,54 см, принимаем Иоб=7,5 см (п. 

5.3.1.15, прил. Б, табл. Б.1 [1]) -  высота сечения обвязочного бруса из 
условия устойчивости, 

здесь В=3,2 м -  шаг несущих конструкций;
А.тах-200 -  предельная гибкость для связей (табл. 7.2 [1]). 

Проектируем колонну прямоугольного сечения, рис. 3.2. Ширину сечения 
определяем (Ь>100 мм) из условия предельной гибкости из плоскости рамы с



учётом установки распорки по середине высоты колонны. 
Ьтр~(Нк/2)/{0,289х^тах)-(892,5/2)/(0,289х120)=12,87 см, 
где /у=Нк/2 -  расчетная длина колонны из плоскости рамы с учётом уста

новки распорки по середине высоты колонны;
^шах-120 -  предельная гибкость колонны (табл. 7.2 [1]).

Принимаем ширину сечения колонны 150 мм, что с учетом острожки досок 
по кромкам составит ЬИ40 мм.

После назначения ширины сечения колонны  надо проверить длину 
опорной п л и ты  фермы 1П„  по формуле;

1пл,т1),=й+2к(ауЙ+1,5хдОт)=14,0+2к(3,0+1,5х1,5)=24,5 см, 
где Ь=14,0 см ~ ширина сечения колонны ;

Эуг-3,0 см -  расстояние о т  края элем ента крепления (уголка) (см. 
рис. 71 [7 ]) до центра  о тв е р с ти я  под б о л т  (прил. VI, таб л . 11 [ в]); 
дот~1,5 см предварительной п р и н я ты й  диам етр о тв е р с ти я  под 
б о л т, крепящ ий ферму к  колонне.
Если 1ПЯ<1Пл,пип1 т о  надо произвести  повторны й р асчёт опорной 

п л и ты  в с о о т в е т с тв и и  с п. П.1.3.4.1.
Высоту сечения колонны принимаем из 14 досок толщиной 42 мм (после 

острожки). Тогда высота сечения 6-42x14-588 мм.
Толщину досок следует приним ать о т  34 до 42 мм, при э т о м  для 

снижения труд ое м ко сти  изготовления необходимо начинать подбор с 
максимальной толщ ины  42 мм. В случае невозм ож ности при толщ ине  
42 мм обеспечить требуем ы е запасы  прочности  можно ум еньш ать  
тол щ и н у  досок.

Геометрические характеристики сечения:
Ац=14,0x58,8=823,2 см2, \Л/<г:14,0х58,82/6=8067 см3,
1^=14,0x58,83/12=237200 см4 1у5цр=58,8х 14,03/12=13450 см4 
Проверим сечение сжато-изогнутого элемента по формуле (7.31) [1] 

(см. п, П.1.3,1)..
Таким образом: 1ал=уолк1г=2,2x892,5=1963,5 см,
где до г=2,2 -  при одном защемлённом и втором свободном конце стержня 

(табл. 7.1 [1]).
ц= ̂ /237200/823,2 =16,97 см;
Хг=1963,5/16,97=115,7 < к,тах=120 (табл. 7.2 [1]);

|2х  к г х 300х { 0й
А.ге, = ---------------------=76,95; кс=76,952/(2х115,72)=0,221;

V *с,од
с̂,о,<)=1с,о.йхкххктос|хкрхк5/уп=15х0,8x1,2x0,965x0,95/0,95=13,89 МПа=1,389 кН/см2, 

где С̂|о,й=15 МПа -  расчетное сопротивление сосны сжатию для 2-го сорта для 
элементов прямоугольного сечения шириной свыше 0,13 м при высоте се
чения от 0,13 до 0,5 м (табл. 6.5 [1]);
кх=0,8 -  переходной коэффициент для пихты, учитывающий породу дре
весины (табл. 6.6 [1]); ,
кт0с)='1,2 -  коэффициент условий работы при учёте кратковременного дей
ствия ветровой нагрузки (табл. 6.4 [1]);
кй=0,965 -  коэффициент, учитывающий высоту сечения, при 6=0,588 м>0,5 м 
(табл. 6.7 [1]);
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ка=0,95 -  коэффициент, учитывающий толщину слоя, при 5=42 мм (табл. 6.8 [1]). 
ос,о,о=56,71/823,2=0,069 кН/см2; сгт-С|=3071/8067=0,381 кН/см2;

<т,т^сда-1,389 кН/см2 согласно п. 6.1.4 [1]; 
кт,с=1-0,069/(0,221x1,389)=0,776;
0,069/1,389+0,381/(0,776x1,389)=0,403<1, го есть принятое сечение удов

летворяет условиям прочности.
Как видно из расчёта на прочность, недонапряжение составляет 59,7%, 

однако уменьшение высоты сечения по условию предельной гибкости невоз
можно. .

Проверим принятое сечение на устойчивость плоской формы деформи
рования по формуле (7.35} [1] (см. п. П.Т.3.1).

Исходя из предположения, что связи, уменьшающие расчётную длину ко
лонн из плоскости изгиба, ставятся посередине их высот:

/4у=1х(892,5/2)=446,25 см,
где ро,у=1,0 -  при шарнирном закреплении концов стержня из плоскости 

изгиба (табл. 7.1 [1]); ..
|у= Ч/Т3450/823,2 =4,04 см;
А,у=446,25/4,04=110,5< ^ = 1 2 0  (табл. 16 [3]); ‘
кс=76,952/(2х 110,52) =0,242;
кща!=140х0,142х1,634/(0,5x892,5x0,588)=1,709, .
где кг=1,75-0,75ха=1,75-0,75x0,155=1,634 принято по табл. 7.4 [1] для* 

трапециидальной формы эпюры моментов при свободной растянутой 
кромке для нижней половины колонны, 

здесь а=4,76/30,71 =0,155 при моменте в опорном сечении Мй,оп=30,71 кНхм 
(см. п. 3.3) и моменте по середине высоты колонны в той же стойке: 
Мйс=[(-2,35-0,11-0,49+2,48)х4,5+0,86х0,52/2+О,96x4x2,5]х0,9+ 
+0,60x4,5-4,80=4,76 кНхм,

Таким образом:
0,069/(0,242x1,389)+[0,381/(1,709x0,776x1,389) ]2=0,247<1, 
где п=2 -  показатель степени для элементов без закрепления растянутой 

зоны из плоскости деформирования.
Т.е. устойчивость плоской формы деформирования колонны обеспечена.
В случае, когда сечение колонны проходит по прочности  и не про

хо д и т по усто й ч и в о сти  плоской формы деформирования, рекоменду
е тся  увеличивать ш ирину сечения или число распорок.

Проверим сечение колонны на действие скалывающих напряжений при 
изгибе по формуле (7.25) [1]:

Ту.О.й — 1у.0,Э,
где Гу,0,3—̂х5зцр/(1дирхЬй),
здесь \/с|=\/й/кт|С=7,51/0,776=9,68 кН -  расчётная поперечная сила;

Заир -  статический момент брутто сдвигаемой части поперечного сече
ния колонны относительно нейтральной оси;
!зиР -  момент инерции брутто поперечного сечения колонны относитель
но нейтральной оси;
Ьс|=Ь=14,0 см -  расчётная ширина сечения колонны;
1уо,сг 1удэх кхх ктос)х ка/уп= 1,5x0,8х 1,2x0,95/0,95=1,44 МП а,
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здесь ^ дй- 1,5 МПа -  расчетное сопротивление соснь| 2-го сорта скалы
ванию вдоль волокон при изгибе клееных элементов (табл. 6.5 [1]); 
кх=0,8 -  переходной коэффициент для пихты, учитывающий по
роду древесины (табл. 6.6 [1]);
ктмг=1,2 -  коэффициент условий работы при учёте кратковре
менного действия ветровой нагрузки (табл. 6,4 [1]); 
к6=0,95 -  коэффициент, учитывающий толщину слоя, при 5-42 мм 
(табл. 6.8 [1]). '

Тогда с учётом того, что для прямоугольных элементов без ослаблений 
Зэир^бир^.З/ф получаем;

тиДС|-9;68* 1,5/(58,8x14,0^0,018 кН/см2=0,18 МПа < ^ = 1 ,4 4  МПа, т.е. ус
ловие выполнено.

П.2,5, Расчёт базы колонны
Жёсткое сопряжение колонны с фундаментом (рис. 3.2) осуществляем с 

помощью анкерных болтов. Анкерные болты прикрепляются к стальной тра
версе, укладываемой на скошенные торцы специально приклеиваемых по бо
кам колонны бобышек.

Расчёт сопряжения производим по максимальному растягивающему уси
лию при действии постоянной нагрузки с коэффициентом надежности по на
грузке ур0,9 вместо среднего значения у^ср=1,1 и ветровой нагрузки (п. 2.2 [2]):

на поверхности фундамента; в) -  расчётная схема траверсы;
1-колонна; 2-бобышки; 3-косые шайбы; 4-анкерные болты 016 мм; . 

5-болты 012 мм; 6-траверса (/70x6); 7-гидроизоляция; 8-тяжёяый бетон класса С0/™. 
Рисунок 3.2. К расчёту базы колонны
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ЫЙ=(РЙЮК + раст + РЙК0Л )хуг/у,,ор={14,46+13,59+4,46)хО,9/1,1=26,61 кН, 
М[(=(ас1^,з+Рх1»,1+Рх,»|2+Рх,*,з)хН+0^,1хр2/2+0йж2х(Н-р)х(Н+р)/2+Рх,стХ 

хНхуг/у(Ср+МСт;<Тт/тг,ср=(--2135-0,11-0,49+2,48)х9,0+0,86х52/2+0,96х 
х{9,0-5)х(9,0+5)/2+0,60x9,0x0,9/1,1-4,80x0,9/1,1=33,94 кНхм.

Определяем расчётный изгибающий момент с учётом его увеличения от 
действия продольной силы:

«с,о,^26,61/823,2=0,032 кН/см2; ' кт ,с=1-0,032/(0,221 х1,389)=0,895;
’ ' МС|-Ми/кт с=33194/0,895=37,93 кНхм.

Для крепления анкерных болтов по бокам колонны приклеиваем по две 
доски, толщиной 42 мм каждая. Таким образом, высота сечения колонны'у 
фундамента составляет Ьн=756 мм. Тогда напряжения на поверхности фунда
мента будут составлять:
<ттах=--Мс|/(Ьх1тн)-6хМс/(Ьх 1з2)=-26,61/(14,0x75,6)^6x3793/(14,0x75,62)= -0 ,310 кН/см2; 
стт|п=-Нй/{ЬхПк)+6хМс/(Ьх И2 )=-26,61/(14,0x75,6)+6х3793/(14,0х75,62)=0,259 кН/см2.

Для фундамента принимаем бетон класса С8/10 с нормативным сопротив
лением осевому сжатию (ск=8,0 МПа (табл. 6.1 [8]). Расчётное сопротивление 
бетона на местное сжатие согласно п. 7.4.1.1 [8]:

1ош=(йухах1сс(/уп=1,2x0,85x5,33/0,95=5,72 МПа=0,572 кН/см2, 
где ши -  коэффициент, учитывающий повышение прочности бетона при 

смятии, который следует определять по формуле (7.146) [8], прини
маем равным 1,2;
а=0,85 -  коэффициент, учитывающий длительное действие нагрузки, 
принимаемый согласно указаниям п. 6.1.5.4 [8];
^ =ЫУс=8/’!.5=5,33 МПа -  расчетное сопротивление бетона сжатию 
согласно указаниям п. 6.1.2.11 [8],
здесь ус=1,5 -  частный коэффициент безопасности по бетону. 

Вычисляем размеры участков эпюры напряжений: 
Сн=|отах|хЬн/(|сгп1ах|+|от1п|)=0,310x75,6/(0,310+0,259)=41,14 см; 
ан=И„/2-сн/3=75,6/2—41,14/3=24,09 см; 
у=Ьн-с„/3-2:=75,6-41,14/3-4,5=57,39 см,
где 2=4,5 см -  принятое расстояние от края колонны до оси анкерного 

болта (рис. 3.2. а).
Расстояние ж ориентировочно приним ается равным половине 

толщ ины  бобышек.
Находим усилие в анкерных болтах: .
Ыб=(Мй~Кахан)/у=(3793-26,61х24,09)/57,39=54,93 кН. '
Требуемая площадь сечения анкерного болта:
Атр=М6хуп/(п6хПЬа)=54,93x0,95/(2x18,5)=1,41 см2,
где Пй=2 -  количество анкерных болтов с одной стороны;

К Ьа=185 МПа=18,5 кН/см2 -  расчётное сопротивление растяжению ан
керных болтов из стали марки ВСтЗкл2 по ГОСТ 535-88 (табл, 5.10 [9]). 

Принимаем болты диаметром 16 мм с расчётной площадью поперечного 
сечения АЬп=1,57 см2 [ГОСТ 24379.0-80].

В с о о тв е тс тв и и  с ГОСТ 24379.0-80 анкерные б о л ты  м о гу т  им еть  
диаметр 12, 16, 20 мм и т .д . Площади поперечного сечения анкерных 
болтов диаметром 20 мм и выше приведены в таб л . 5.11 [9 ].
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Траверсу для крепления анкерных болтов рассчитываем как балку по 
схеме, приведенной на рис. 3.2,в.

Изгибающий момент:
М=Ыбх(/т-Ь/2)/4=54,93х(17,0-14,0/2)/4=137,3 кНхсм,
Из условия размещения анкерных болтов 6=16 мм в соответствии с табл. 

11 прил, VI [6] принимаем ,470x6 с ]х=37,6 см4 и 20=1,94 см (ГОСТ 8509-93) из 
стали класса С245.

Если в с о о тв е тс тв и и  с таб л . 11 прил. VI [6 ] необходимо прини
м а ть  уголок с полкой, превыш ающ ей ш ирину бобыш ки, т о  необходимо 
увеличить число досок в бобышке.

Напряжения изгиба:
0=Мхупх(ЬуГ-го)/1х-137,ЗхО,95х(7,О-1,94)/37,6=:17,56 кН/см2=

=175,6 МПа < Нухус=240х 1,1 =264 МПа,
где Ну=240 МПа -  расчетное сопротивление изгибу стали класса С245 

толщиной от 2 до 20 мм (табл. 51 *[5]);
ус= 1,1 -  коэффициент условий работы при расчёте стальных конст
рукций (табл. 6* [5]).

Проверяем прочность клеевого шва от действия усилия N5 согласно ука
заниям п. 9.3.5 [1]. Для этого определяем расчётную несущую способность 
клеевого шва на скалывание по формуле (9.3) [1]:

К 7,й=1У,тоЗ,с1>:А^О, 182x700= 127,3 кН,
где (у.тоз.з -  расчётное среднее по площадке скалывания сопротивление дре

весины скалыванию вдоль волокон для клеевого шва, определяемое фор
муле (9.4) [1]:

+ И /у/е))=0,202/[1+0-125х(50/57,39)]=0,182 кН/см2, 
здесь о,в=г̂ 1о,йх^ххкп1оахкг/уп“ 2,1x0,8x1,2x0,95/0,95=2,02 МПа=0,202 кН/см2, 

где 1у,о,а~2,1 МПа -  расчетное сопротивление сосны 2-го сортам местно
му скалыванию вдоль волокон в клеевых соединениях (табл. 6.5 [1]); 
кх=0,8 -  переходной коэффициент для пихты, учитывающий породу 
древесины (табл. 6.6 [1]);
к т о с г ^  -  коэффициент условий работы при учёте кратковремен
ного действия ветровой нагрузки (табл. 6.4 [1]); 
кй=0,б5 -  коэффициент, учитывающий толщину слоя, при 8=42 мм 
(табл. 6.8 [1]).
Р=0,125 - коэффициент при обеспечении обжатия площадки скалывания; 
/„=50 см -  принятая длина клеевого соединения, т.е. расстояние от 
подошвы фундамента до стальной траверсы; 
е=у=55,43 см -  плечо сил скалывания;

А„=Ъ„х/„=14,0x50=700 см2 -  расчётная площадь скалывания, 
здесь Ь„=Ь=14,0 см -  расчётная ширина участка скалывания.
Т.к, Ы6=54,93 кН < Н„,сг127,3 кН, то прочность клеевого шва обеспечена.

4. ОБЕСПЕЧЕНИЕ ПРОСТРАНСТВЕННОЙ ЖЕСТКОСТИ И УСТОЙЧИВОСТИ 
КОНСТРУКЦИЙ КАРКАСА ЗДАНИЯ

В зданиях из.отдельных поперечных рамных каркасов пространственная 
жесткость создается системой следующих связей:

* вертикальные связи по колоннам ряда (СМ: рис. 4.1); ,
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• вертикальные (наклонные) связи между фермами (см. рис. 4.2);
• скатные связи по верхнему поясу фермы (см. рис. 4,3).
Вертикальные связи по колоннам ряда включают обвязочный брус, свя

зывающий колонны поверху и выполняющий роль распорки, раскосов в виде 
бука X, N. V (см. рис. 4.1,а). При большой высоте колонн для устойчивости их 
из плоскости рамы могут ставиться дополнительные распорки по высоте ко
лонны (см. рис. 4.1,6).

а) -  вариант без дополнительных распорок; б) -  вариант с дополнительной 
распоркой посередине высоты колонны;

1 - колонна; 2 - обвязочный брус; 3 - раскос; 4 - дополнительная распорка 
Рисунок 4.1. Вертикальные связи по колоннам

а)

б)

а) -  пролет до 24 м; б) -  пролет свыше 24 м;
1 - раскос максимальной длины; 2 - распорка;

3 - вертикальная (наклонная) связь; 4 - обвязочный брус 
Рисунок 4.2. Вертикальные (наклонные) связи
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Вертикальные (наклонные) связи между каждой парой ферм располага
ются в плоскости стоек или раскосов (при отсутствии стоек). Эти связи воспри
нимают усилия, появляющиеся от вертикальных нагрузок при выходе ферм из 
проектного положения. В сегментных фермах при пролете до 24 м наклонные 
связи устанавливаются в плоскости одного из раскосов, идущего от конькового 
узла (см. рис. 4.2,а), при пролетах от 24 до 36 м -  в плоскости двух раскосов 
максимальной длины (см. рис. 4.2,6),

Скатные связи устраиваются в виде ферм, поясами которых служат верх
ние пояса двух стропильных ферм. Стойками служат распорки. Раскосы могут 
быть выполнены из бруса или досок, Связевые фермы рекомендуется распо
лагать в плоскости верхнего, пояса основных ферм (см. рис. 4.3).

1 - верхний пояс строительной фермы; 2 - распорка; 3 - раскос; 4 - обвязочный брус 
Рисунок 4.3, Скатные связи

Две поперечные рамы здания, связанные системой связей, создают не
изменяемый пространственный блок. Такие блоки образуются в торцах здания 
и по длине с расстоянием между ними до 30 м.

Схемы связей зависят от их геометрических размеров и могут быть таки
ми, как показано на рисунке 4.4.

Рисунок 4.4. Геометрические схемы связей жесткости

При разработке спецификации связей необходимо определить их длину 
графическим или аналитическим способом, а затем размеры поперечного се
чения исходя из предельной гибкости А,тах-200 (табл. 7.2 [1]) по аналогии с
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подбором сечения обвязочного бруса (см. п. П.2.4). Следует иметь в виду, что 
при длине связей свыше 6 м их необходимо выполнять дощатоклееными,

Подбор сечения дощатоклееных связей может быть выполнен по методи
ке, изложенной для определения сечения раскосов (см. п. П.1.3.2).

При конструировании узлов крепления связей к колоннам и фермам необ
ходимо предусмотреть возможность корректировки конструкции в процессе 
монтажа и во время эксплуатации. Это достигается с помощью натяжного уст
ройства (см. рис. 4.5).

Вид Б

1-верхний пояс стропильной фермы; 2-раскос связевой фермы; 3-прогон кровли; 
4-гнутая накладка 150x8 мм; 5-хомут 140x8 мм; 6-болт 016 мм; 7-гайка; 8-головка 
болта; 9-контргайка; 10-вмнт 08 мм, 1=70 мм; 11- винт 010 мм, 1=120 мм; 12-шайба 

Рисунок 4.5. Узел крепления раскоса связевой фермы
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.......  Приложение А
(справочное)

Усилия в элементах фермы находятся в результате умножения ко
эффициентов таблицы на погонную нагрузку и пролет фермы М-ахдх/.

Длины раскосов и панелей нижнего пояса, а также хорды панелей 
верхних поясов находятся в результате умножения коэффициентов на 
пролет фермы 1_=рх/,

Рис. А.1. Схема сегментной фермы с числом панелей верхнего пояса равным 3

Таблица А.1.1 Усилия в стержнях фермы пролетом / и высотой Нтах=1/6х/ от 
единичной вертикальной нагрузки с числом панелей верхнего пояса равным 3

Элемент
Обо
зна

чение

Равномерно распре
деленная нагрузка

Нагрузка, 
распределенная 
по треугольнику

Длина 
элемен
та (хор

ды)на //2 на 1 н а //2 на /

Верхний
пояс

От -0,51374 -0,82426 -0,19653 -0,24663 0,35477
о 2 -0,37024 -0,74046 -0,13492 -0,20238 0,35477
Оз -0,31052 -0,82426 -0,10021 -0,19847 0,35477

Нижний
ПОЯС

и 1 0,46719 0,74047 0,17871 0,22427 0,5
И2 0,27329 0,74047 0,09113 0,18049 0,5

Решетка Д1 -0,12611 0 -0,05697 -0,02849 0,23074
д2 0,12611 0 0,05697 0,02849 0,23074

Таблица А.2.1 Усилия 8 стержнях фермы пролетом / и высотой Ртах=1/7х/ 
от единичной вертикальной нагрузки с числом панелей верхнего пояса равным 3

Элемент
Обо
зна

чение

Равномерно распре
деленная нагрузка

Нагрузка, 
распределенная 
по треугольнику

Длина 
элемен
та (хор-

н а //2 на / на 1/2 на / Ды)
Верхний
ПОЯС

01 -0,62822 -0,99812 -0,23941 -0,30105 0,3461
о 2 -0,46509 -0,93018 -0,16900 -0,25350 0,3461
Оз -0,36990 -0,99812 -0,12327 -0,24298 0,3461

Нижний [/р 0,58545 0,93017 0,22311 0,28055 0,5
ПОЯС Йа 0,34472 0,93017 0,11487 0,22643 0,5
Решетка -0,14523 0 -0,06532 -0,03266 0,2167

....Д г. 0,14528 ____ 0 1 0,06532 0,03266 0,2167
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Рис. А.2. Схема сегментной фермы с числом панелей верхнего пояса равным 4

Таблица А.3.1 Усилия в стержнях фермы пролетом I и высотой Итах=1/6х/ 
от единичной вертикальной нагрузки с числом панелей верхнего пояса равным 4

Эле
мент

Обо-
значе

ние

Равномерно распре
деленная нагрузка

Нагрузка, 
распределенная 
по треугольнику

Длина
эле

мента
(хорды)на 1/2 на / на 112 на /

Верхний
ПОЯС

О1 -0,55331 -0,82269 -0,21693 -0,25825 0,2670
о 2 -0,44538 -0,74775 -0,16039 -0,20677 0,2670
0 3 -0,30237 -0,74775 -0,09276 -0,17295 0,2670
о 4 -0,26938 -0,82269 -0,08264 -0,19111 0,2670

Нижний
ПОЯС'

и, 0,49012 0,72874 0,19215 0,22875 0,3333
и2 0,37502 0,75004 0,11504 0,17256 0,3334
Из 0,23862 0,72874 0,07320 0,16928 0,3333

Решет
ка

Д1 -0,08200 0,01517 -0,05493 -0,04002 0,1570
д2 0,09137 -0,01688 0,06121 0,04460 0,2357
Дз -0,10825 -0,01688 -0,03321 -0,00260 0,2357

..... Д4 0,09717 0,01517 0,02981 0,00234 0,1570

Таблица А.4.1 Усилия в стержнях фермы пролетом / и высотой бтах=1/7х/ 
от единичной вертикальной нагрузки с числом панелей верхнего пояса равным 4

Эле
мент

Обо-
значе

ние

Равномерно распре
деленная нагрузка

Нагрузка, 
распределенная 
по треугольнику

Длина 
элемен
та (хор

ды)на 112 на 1 н а //2 на /

Верхний
пояс

о1 -0,62896 -0,93733 -0,21271 -0,24867 0,26255
0 Э -0,52102 -0,87304 -0,15632 -0,19738 0,26255
Оз -0,35203 -0,87304 -0,08212 -0,16028 0,26255
Од -0,30837 -0,93733 -0,07192 -0,17827 0,26255

Нижний
пояс

И1 0,57495 0,85678 0,19444 0,22731 0,3333
и2 0,43753 0,87506 0,10207 0,15311 0,3334
Из 0,28183 0,85678 0,06574 0,16296 0,3333

Решет
ка

Д1 -0,08943 0,01189 -0,06012 -0,04830 0,14157
д2 0,10334 -0,01373 0,06946 0,05580 0,21951
Да -0,11707 -0,01373 -0,02731 -0,00742 0,21951
д4 0,10132 0,01189 0,02364 0,00642 0,14157
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Рис. А.З. Схема сегментной фермы с числом панелей верхнего пояса равным 5
Таблица А.5.1 Усилия в стержнях фермы пролетом / и высотой бтах=1/6х/

от единичной вертикальной нагрузки с числом панелей верхнего пояса равным 5
Эле
мент

Обо
значен

ние

Равномер* 
™ деленная
’ " на7/2"

но распре- 
нагрузка 

на /

Нагрузка, 
ленная по ц 

на 1/2 '

эаспреде- 
эеугольнику 

' на/

Длина
элемента
(хорды)

Верхний
пояс

О т,,. -0,57258 -0,82647 -0,27092 -0,31323 0,2139
о 2 -0,49060 -0,75523 -0,20323 -0,24733 0,2139
0 3 -0,37330 -0,74660 -0,12913 -0,19369 0,2139
0 4 -0,26463 -0,75523 -0,08821 -0.18983 0,2139
Ов -0,25389 -0,82647 -0,08463 -0,22023 0,2139

Нижний
ПОЯС

И1 0,49836 0,71934 0,22416 0,26099 0,25
и, 0,43908 0,74661 0,15575 0,20701 0,25
Из 0,30753 0,74661 0,10251 0,18039 0,25
И4 0,22098 0,71934 0,07367 0,18575 0,25

Решет
ка

Д1 -0,04616 0,02122 -0,05328 -0,04205 0,1231
Дг 0,05299 -0,02439 0,06117 0,04827 0,2145
Дз -0,11824 0 -0,04785 -0,02393 0,1923
Д4 0,11824 0 0,04785 0,02393 0,1923

.. . Дй... -0,07738 -0,02439 -0,02579 -0,00479 0,2145
......Д в__ 0,06738 0,02122 0,02247 0,00417 0,1231

Таблица А , 6.1 Усилия в стержнях фермы пролетом 1 и высотой 
от единичной вертикальной нагрузки с числом панелей верхнего пояса

б щ а х . - 1/7х|
равным 5

Эле
мент

Обо
значе

ние

Равномерно распре
деленная нагрузка

Нагрузка, 
ленная по т

распреде-
реугольнику

Длина
элемента
(хорды)
0,21028

на 1/2 на 1 н а //2 на /

Верхний
пояс

01 -0,85037 -0,94059 -0,32895 -0,39385
о ? -0,57205 -0,87953 -0,27931 -0,34807 0,21028
Оз -0,39817 -0,79634 -0,19733 -0,29600 0,21028
о 4 -0,30748 -0,87953 -0,13753 -0,27719 0,21028
Об -0,29022 -0,94089 -0,12981 -0,29429 0,21028

Нижний
пояс

И1 0,58694 0,84866 0,29687 0,35545 0,25
и? 0,51181 0,87209 0,23351 0,31408 0,25
Из 0,36028 0,87209 0,16114 0,27789 0,25
и4 0,26192 0,84866 0,11715 0,26559 0,25

Решет
ка

Д1 -0,05237 0,01622 -0,04417 -0,02883 0,10877
Дг 0,06348 -0,01963 0,05354 0,03495 0,19938
Дз -0,12444 0 -0,05943 -0,02971 0,17269
Дд 0,12444 0 0,05943 0,02971 0,17269
Дв -0,08311 -0,01963 -0,03717 -0,01040 0,19938

.....Да.. 0,06859 0,01622 0,03068 0,00860 0,10877
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Приложение Б
(рекомендуемое)

Рисунок Б.1, Рекомендуемая компоновка первого листа графической части (формат А2)



Рисунок Б.2. Рекомендуемая компоновка второго листа графической части (формат АЗ)
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