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Рекомендовано к изданию решением секции деревянных конст
рукций Ученого совета ЦНИИСК.

Руководство по проектированию клееных деревянных конструк
ций. М., Стройиздат, 1977, 189 с. (Центр, науч.-исслед. ин-т строит, 
конструкций им. В. А. Кучеренко).

В Руководстве приведены типы и область применения клееных 
конструкций, требования к материалам, методы по обеспечению их 
долговечности и капитальности, правила расчета и конструирования 
как общие, так и отдельных видов соединений и наиболее массовых 
видов конструкций (балок, арок, рам, ферм, панелей покрытий), а 
также даны методы расчета изгибаемых и сжато-изгибаемых элемен
тов с учетом обеспечения устойчивости плоской формы изгиба, ре
комендации по устройству и расчету связей жесткости, обеспечива
ющих устойчивость и пространственную неизменяемость конструкций.

Руководство предназначено для инженерно-технических работни
ков проектных и строительных организаций.

Табл. 39. Рис. 93.
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П Р Е Д И С Л О В И Е

В Руководство включены в основном материалы, связанные с 
проектированием несущих и ограждающих клееных деревянных кон
струкций заводского изготовления, для которых в настоящее время 
создается производственная база.

В Руководство включены также некоторые новые материалы: 
по расчетным сопротивлениям березовой фанеры под углом к направ
лению волокон, данные по фанере из древесины лиственницы, фор
мулы и правила для проверки устойчивости плоской формы изгиба, 
рекомендации по обеспечению пространственной неизменяемости 
конструкций, формулы для расчета связей и т. д.

Ввиду того что Руководство дано в развитие главы СНиП 
Н-В 4-71 «Деревянные конструкции. Нормы проектирования», кото
рая составлена в системе CGS единиц (кгс, тс, кгс-м, кгс/см2 и т. д.), 
все примеры, включаемые в Руководство, также выполнены в этой 
системе единиц. Однако в связи с введением системы СИ единиц 
всюду нагрузки, усилия, моменты, напряжения н модули упругости 
даны дополнительно, в скобках, в новой системе единиц, т. е. в 
ньютонах (Н), килоньютонах (кН) и мегапаскалях (МПа).

Кроме того, в прил. 1 дана таблица соотношений между некото
рыми физическими величинами в системе CGS и в системе СИ 
единиц.

Руководство разработано отделением деревянных конструкций 
ЦНИИСК им. В. А. Кучеренко Госстроя СССР (кандидаты техн. на
ук С. М. Жак, Е. М. Знаменский, А. Ф. Михайлов, д-р техн. наук проф. 
Ю. М. Иванов, кандидаты техн. наук Л. В. Касабьян, Г. В. Свенциц- 
кий, И. М. Линьков, Л. О. Лепарский, В. И. Фролов, д-ра техн. наук 
Л. М. Ковальчук, А. С. Фрейдин, кандидаты техн. наук И. Г. Овчин
никова, А. В. Перцов, инженеры В. И. Аганин, А. И. Мезенцев, 
В. Г. Натахин, Д. К. Арленинов, Ю. Ю. Славик, Г. Н. Мышелова, 
И. Н. Хайруллина, В. В. Сорокин) при участии ВИА им, Куйбышева 
(д-р техн. наук проф. Г. Г. Карслен, инж. А. Н. Кистяпин), ЛИСИ 
(кандидаты техн. наук Е. И. Светозарова, С. А. Корзон, Е. Н. Серов), 
НИСИ им. Куйбышева (кандидаты техн. наук Ю. К. Осипов, 
В. Ф. Бондин, П. А. Дмитриев, Ф. А. Бойтемиров), ЦНИИЭП зре
лищных зданий и спортивных сооружений (канд. техн. наук В. И. Тра- 
вуш, инж. М. Ю. Заполъ), Хабаровского политехнического инсти
тута (кандидаты техн. наук В. И. Кулиш, Б. В. Накашидзе), Ураль
ского политехнического института (канд. техн. наук В. А. Шляпин), 
проектного института ПИ-2 (канд. техн. наук И. С. Филимонов), 
ЦНИИЭП учебных зданий (инж. В. Ф. Кротюк).

Замечания и предложения просьба направлять по адресу: 
109389, 2-я Институтская ул., д. 6, ЦНИИСК им. В. А. Кучеренко, 
отделение деревянных конструкций.

Дирекция ЦНИИСК нм. В. А . Кучеренко,
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I. ОБЩИЕ ПОЛОЖЕНИЯ

1.1. Настоящее Руководство составлено в развитие главы СНиП 
И-В. 4-71 «Деревянные конструкции. Нормы проектирования».

Руководство распространяется на конструкции зданий и со
оружений постоянного назначения. Проектирование временных зда
ний и сооружений регламентируется «Указаниями по проектирова
нию деревянных конструкций временных зданий и сооружений» 
(СН 432-71).

1.2. Проектирование деревянных конструкций должно осущест
вляться с использованием соответствующих глав СНиП и других 
нормативных документов.

1.3. Клееные деревянные конструкции рассчитаны на механизи
рованное заводское изготовление в специализированных цехах в со
ответствии с требованиями «Руководства по изготовлению деревян
ных клееных конструкций для строительства» и относятся к кате
гории индустриальных.

В соответствии с «Руководством по изготовлению деревянных 
клееных конструкций для строительства» предприятие должно иметь 
разрешение на производство конструкций из клееной древесины, 
выдаваемое ведомством, в подчинении которого находится пред
приятие (министерство, главк), с соблюдением всех изложенных в 
этом Руководстве требований. Качество этих конструкций должно 
соответствовать требованиям ГОСТ 20850—75.

1.4. Применение в строительных конструкциях клееной древеси
ны является целесообразным:

при необходимости получения конструктивных элементов боль
ших размеров по сечению и по длине;

для эффективного использования лесоматериалов различной 
сортности и достижения высокого качества изделия за счет завод
ского способа производства и облагораживания древесины (сушки, 
удаления пороков, защитной обработки);

при необходимости удовлетворения архитектурных требований, 
а также повышенных требований к огнестойкости и коррозионной 
стойкости конструкций.

Все это достигается строгим соблюдением правил и требований 
заводской технологии изготовления, транспортирования, хранения 
и монтажа клееных деревянных конструкций.

1.5. Клееные деревянные конструкции рекомендуется в первую 
очередь применять:

в зданиях и сооружениях с химически агрессивной средой в 
отношении стали и железобетона;

в производственных и общественных зданиях и сооружениях 
различного назначения с температурно-влажностным режимом для 
групп конструкций Ai, Аг и Bi по табл. I главы СНиП II-B.4-71.

1.6. Рекомендуются для первоочередного применения следую
щие типы клееных деревянных конструкций:

а) из массивной клееной древесины прямоугольного сечения 
(дощатоклееные) з балки; рамы гнутые и ломаного очертания;
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Т а б л и ц а  1

Схема конструкции Дополнительные данные

Балки

а

1

б гп=г==ТГ-Ц " Т _  А -Л Я

|_ ________ -

Балки всех типов с индек
сом «а> — прямоугольного се
чения из массивной клееной 
древесины (дощатоклееные).

Балки с индексом «б» — дву
тавровые или коробчатого се
чения с поясами из клееной 
древесины и плоскими фанер
ными стенками, а с индексом 
«в» — с волнистой фанерной 
стенкой (клеефанерные)

б

ш □ 3 3
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Продолжение табл. 1

Схема конструкции Дополнительные данные

Арки

Все арки — прямоугольного 
сечения из массивной клееной 
древесины

Арки типа 1 (пологие) — кру
гового очертания, двухшарнир
ные и трехшарнирные с переда
чей распора на затяжку или 
опоры.

Арки типа 2 (высокие) ~  
стрельчатые трехшарнирные, с 
передачей распора, как прави
ло, на опоры

Трехшарнирные рамы

2

Стойки и ригели всех рам 
прямоугольного сечения из мас
сивной клееной древесины (до
щатоклееные).

Полурамы типов 1 ,3  и 4 — 
заводского изготовления.

в



Продолжение табл. 1

Схема конструкции Дополнительные данные

г ' 1Г - г г
4

г "

1 г

1 г

Фермы

1 г

Г

г

Рамы типов 2, 5 и 6 собира
ются из стоек, ригелей и под
косов на месте строительства

Верхние пояса всех ферм — 
прямоугольного сечения из мас
сивной клееной древесины (до
щатоклееные)

Нижний пояс всех ферм, как 
правило, стальной.
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Продолжение табл. 1

Схема конструкции Дополнительные данные

I

-I

8

9

Решетка — из брусьев (цель
ных или дощатоклееных) и 
стальных тяжей

10 К 1 ? 1 ^ 1 > 1 > 1

Панели покрытий

а) Утепленные

б) Неутепленные

Панель 1 — с поперечным 
проветриванием, панель 2 — с 
продольным проветриванием — 
для рулонной кровли; панель 
3 — для кровли из волнистых 
асбестоцементных листов, укла
дываемых на месте.

Неутепленные панели пред
назначены для устройства ру
лонной кровли.

Обшивка всех панелей — из 
водостойкой фанеры или асбе
стоцементные
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фермы треугольные, с параллельными поясами, сегментные и шпрен- 
гельные;

б) из комбинированной клееной древесины (клеефанерные): 
облегченные балки с плоской или волнистой фанерной стенкой и 
дощатоклееными поясами; плоские панели коробчатого сечения для 
стен и покрытий с обшивками из водостойкой фанеры с ребрами из 
досок или гнутых фанерных профилей; плоские панели для стен и 
покрытий с ребрами из досок и асбестоцементными обшивками.

П р и м е ч а н и е .  Элементы из массивной клееной древесины 
(дощатоклееные) склеиваются по пласти из отдельных слоев, обра
зованных из остроганных досок, соединенных по длине на зубча
тый стык, а по ширине — в одну или несколько досок, склеенных 
по кромке.

Номенклатура рекомендуемых типов несущих и ограждающих 
конструкций приведена в табл. 1.

1.7. Для несущих конструкций рекомендуется применять элемен
ты из массивной клееной древесины преимущественно прямоугольно
го сечения как более технологичные и огнестойкие; несущие конст
рукции из комбинированной клееной древесины рекомендуются для 
облегченных зданий с пониженными требованиями по огнестойкости.

При назначении размеров сечений из массивной клееной древе
сины или из отдельных досок следует принимать ширину и толщину 
досок по ГОСТ и учитывать припуски на усушку и механическую 
обработку в соответствии с пп. 2.3 и 3.27 «Руководства по изго
товлению деревянных клееных конструкций для строительства».

1.8. При компоновке объемно-планировочных решений и выбо
ре конструктивных схем следует отдавать предпочтение бесфонар- 
ным покрытиям с боковым дневным светом и наружным отводом во
ды с кровли. Многопролетные деревянные покрытия с внутренним 
отводом воды допускаются только в отапливаемых зданиях при 
условии устройства обогреваемых водосборных железобетонных 
лотков, сечение которых исключает скопление ливневых вод выше 
верха их бортов.

2. МАТЕРИАЛЫ
ДЛЯ КЛЕЕНЫХ ДЕРЕВЯННЫХ КОНСТРУКЦИИ

2.1. Для изготовления клееных деревянных конструкций долж
ны применяться пиломатериалы из сосны или ели по ГОСТ 8486—66. 
Применение пиломатериалов других пород допускается при наличии 
технических условий, учитывающих особенности изготовления и 
эксплуатации конструкций из древесины этих пород.

2.2. Пиломатериалы, предназначенные для клееных деревян
ных конструкций, должны иметь влажность во время изготовления 
и приемки в пределах 8—12 % и удовлетворять требованиям 
ГОСТ 20850—75. Фанера, предназначенная для клееных конструк
ций. должна удовлетворять требованиям ГОСТ 3916—69.

2.3. Расчетные сопротивления и модули упругости древесины 
следует принимать по главе СНиП II-B.4-71 «Расчетные сопротив
ления древесины растяжению под углом» принимаются по рис. 1.

2.4. Расчетные сопротивления, модули упругости, модули сдви
га, коэффициенты Пуассона вдоль и поперек волокон наружных сло
ев фанеры клееной березовой марок ФСФ и ФК и фанеры бакели-
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Ряс. 1. Расчетное сопротив
ление древесины сосны и 
ели растяжению под углом 
а  к направлению волокон

'р а МПа

Рис. 2. Расчетное сопротивление 2. 
фанеры марок ФСФ н СК, сорта 
В/В В из древесины березы при 
сжатии под углом а  к волокнам
а — семнслойной; б — пятислойной; 

в —  трехслойной

Рис. 3. Расчетное сопротивление 
фанеры марок ФСФ и ФК, сорта 
В/ВВ из древесины березы при рас
тяжении под углом а  к волокнам-
а — семислойной; б — пятислойной; 

в — трехслойной

Рис. 4. Расчетные сопротивления пятн- 
и семислойной фанеры из древесины 
лиственницы под углом а  к волокнам

а — растяжению б — ежа-

тию * с .ф
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зированной марок ФБС и ФБСВ толщиной 7 мм и более должны 
приниматься в соответствии с табл. 14 и 15 главы СНиП II-B.4-71.

2.5. Расчетные сопротивления фанеры в плоскости листа под 
углом к направлению волокон определяют по рис. 2, 3 и 4.

2.6. Синтетические клеи для склеивания древесины, древесины 
с фанерой, а также древесины с металлом в клееных деревянных 
конструкциях должны применяться в соответствии с табл. 7 гла
вы СНиП II-B.4-71. Рекомендуются следующие марки клеев: фено- 
лоформальдегидный КБЗ, резорциноформальдегидный ФР-12, алкил- 
резициноформальдегидные ФР-100, ДФК-iAM, карбамидные (моче- 
виноформальдегидные) УКС, КС-68, М-19-62.

Составы клеев, порядок их приготовления и применения, а так
же нормативные характеристики клеевых соединений приведены в 
«Руководстве по изготовлению деревянных клееных конструкций 
для строительства» и «Пособии по расчетным характеристикам кле
евых соединений для строительных конструкций».

2.7. Применение металлических деталей в деревянных конструк
циях должно осуществляться в соответствии с главой СНиП Н-В.
4-71. Для растянутых элементов применяется фасонная или арматур
ная сталь класса A-I, A-II и A-III, а для стальных нагелей и стяж 
ных болтов сталь класса A-I. Расчетные характеристики листовой 
стали и фасонного проката, расчетные характеристики соедине
ний, коэффициенты условий работы стальных элементов и др. при
нимаются по соответствующим главам СНиП.

3. ОБЕСПЕЧЕНИЕ ДОЛГОВЕЧНОСТИ И КАПИТАЛЬНОСТИ

3.1. Меры по обеспечению долговечности и капитальности дере
вянных клееных конструкций должны осуществляться в соответст
вии с требованиями раздела 7 главы СНиП II-B.4-71 и других нор
мативных документов.

3.2. Биостонкость деревянных конструкций обеспечивается вы
полнением требований пп. 7.2—7.9 главы СНиП 1I-B.4-71, а также 
соблюдением следующих правил:

а) места соприкасания древесины клееных конструкций с бето
ном и другими материалами должны быть защищены тиоколовыми 
мастиками или герметиками, а детали небольших размеров (опор
ные подушки и т. д.) должны пропитываться в ваннах с подогревом 
водными растворами фтористого натрия или обрабатываться пастой 
марки 200. Антисептированные элементы, соприкасающиеся с бето
ном, металлом, камнем и др., должны дополнительно изолировать
ся рулонными материалами: толем, рубероидом и т. д.;

б) номенклатура защищаемых конструкций и способы защитной 
обработки деревянных элементов в зависимости от эксплуатацион
ной характеристики зданий должны приниматься для несущих по 
табл. 2 и для ограждающих конструкций по табл. 3.

3.3. Применение деревянных конструкций в условиях химичес
ки агрессивной среды должно осуществляться в соответствии с 
пп. 7.10—7.17 главы СНиП II-B.4-71, а степень агрессивности сре
ды по отношению к древесине определяется в соответствии с главой 
СНиП 11-28-73 «Защита строительных конструкций от коррозии».
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Т а б л и ц а  2

Группа конст
рукций по 
главе СНиП 

И-В.4-71

Обрабатываемая часть 
конструкции Способ обработка Защитные составы

А3
Б»

а) Поверхность эле
ментов

Нанесение влагозащитного 
лакокрасочного покрытия

Пентафталевая эмаль ПФ-115, допускает
ся алкидно-карбамидная эмаль МЧ-181, 
уретаново-алкидная эмаль УРФ-1128

б) Места соприкасания 
деревянных элементов с 
бетоном, камнем, метал
лом и т. п.

Нанесение тиоколовых ма
стик или герметиков с после
дующей гидроизоляцией ру
лонным материалом (рубероид, 
изол, бризол и др.).

Тиоколовая мастика АМ-05, тиоколовый 
герметик У-ЗОМ, УТ-32

в) Деревянные про
кладки, подкладки и 
другие элементы, сопри
касающиеся с бетоном, 
камнем, металлом и т. д.

Пропитка в холодных ваннах 
с предварительным прогревом 
с последующей гидроизоляцией 
рулонным материалом; допу
скается нанесение паст с после
дующей гидроизоляцией рулон
ным материалом

Фтористый натрий технический. Паста 
марки 200

П р и м е ч а н и я :  1. Для групп конструкций А2 толщина лакокрасочной пленки должна быть 100±10 мкм; 
для As и £ 2 — 140±10 мкм.

2. Для групп конструкций А2 допускается использование пасты марки !00.



Т а б л и ц а  3

Группа кон
струкций по 
главе СНиП 

II-B.4-71
Обрабатываемая часть конструкций Способ обработки Защитные составы

Лй» Лд, />2 а) Поверхность дощатой или фа
нерной обшивки панелей стен, покры
тий и подвесного потолка внутри по
мещения

Нанесение влагозащит
ного лакокрасочного по
крытия

Пентафталевая эмаль ПФ-115, до
пускается а лк иди о-кар б амидная эм а ль 
МЧ-181. Уретаново-алкидная эмаль 
УРФ-1128

Л*, Лй, Лд, 
*1.

б) Наружная поверхность дощатой 
или фанерной обшивки панелей стен, 
подвергающаяся атмосферному воз
действию

То же Пентафталевая эмаль ПФ-115, до
пускается перхлорвиниловая эмаль 
ХВ-5169, поливинилхлоридная эмаль 
ХВ-110, ХВ-1100, ХВ-124, УРФ-1128.

Л2, Лд, в) Внутренняя поверхность доща
той или фанерной обшивки панелей 
стен, покрытий и подвесного потолка, 
а также наружная поверхность доща
той или фанерной обшивки панелей 
покрытий под рулонным ковром 

Деревянные элементы (ребра, 
вкладыши) внутри панелей

Поверхностная обра
ботка

Тетрафторборат аммония, допуска
ется состав ДСК-П с кремнефторис
тым аммонием, ЗД1Б-444

П р и м е ч а н и я :  1. Для групп конструкций Л2 толщина лакокрасочной пленки должна быть 100±10 мкм, 
для Лз, Бг — 140±10 мкм.

2. Для панелей покрытий и стен с вентиляцией внутреннего пространства между утеплителем и наружной об
лицовкой (в обоих случаях необходима пароизоляция) допускается поверхностная обработка деревянных элемен
тов каркаса раствором тетрафторбората аммония или кремнефтористого аммония гидропультированием или оку
нанием.

3. Обработанные по п. «г» табл. 3 деревянные элементы предназначены для неклееных конструкций.



4. ОСОБЕННОСТИ РАСЧЕТА СЖАТЫХ, ИЗГИБАЕМЫХ 
И СЖАТО-ИЗГИБАЕМЫХ ЭЛЕМЕНТОВ

4.1. Расчет центрально-сжатых сплошных клееных элементов 
производится по формулам пп. 4.2—4.5 главы СНиП II-В.4-71. 
При этом элементы с сечением постоянной ширины b, но перемен
ной высоты по длине рассчитываются на устойчивость с введением 
приведенной высоты сечения АПр по формулам

VVV
Г О

Лпр Ьух
<  я с; (4.1)

Nc
Лпр Ь*Ру

^  Rci (4.2)

Для случаев, показанных на 
рис. 5, приведенная высота се
чения определяется по формуле

Г
/*Пр —=  ft у  о.1+0, h

(4.3)
а гибкость — по формулам

0,29/inp (4.4)

Рис. 5. Расчетные схемы стоек пере
менного сечения по длине Ху —

0,29 Ъ (4.5)

Прочность элементов переменного сечения по длине проверяется 
по формуле

< * •  <46>
где Nq— расчетная сжимающая сила;
Фжи фу— коэффициенты продольного изгиба, определяемые по 

п. 4.3 главы СНиП II-B.4-71;
R9 — расчетное сопротивление сжатию древесины по табл. 8 и 9 

главы СНиП II-B.4-71;
А0 и h — наименьшая и наибольшая высота сечения;

Ъ — ширина сечения;
/р — расчетная длина элемента, принимаемая в соответствии с 

п. 4.5 главы СНиП II-B.4-71.
4.2. Расчет прямолинейных изгибаемых клееных элементов пря

моугольного сечения на прочность при сплошном раскреплении со 
стороны сжатой кромки или при соблюдении условия, что шаг связей 
, 70Ь*
/р ^  —— производится в соответствии с пп. 4.7 и 4.9 главы СНиП h
II-B.4-71; расчетное сопротивление изгибу принимается по п. 1 «а» 
табл. 8 (с учетом табл. 9 главы СНиП II-B.4-71 равным расчетному 
сопротивлению сжатия (Я*=/?с).
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Расчетная длина элемента при наличии продольных связей опре
деляется как расстояние между точками закрепления элемента из 
плоскости изгиба со стороны сжатой кромки (расстояние между про
гонами или местами крепления панелей покрытий, присоединенных 
к связевым фермам или устойчивым торцовым стенам).

Высота сечения А балок переменной высоты (двускатных, одно
скатных, консольных) определяется как приведенная высота АПр =

= л 7 * * .  где Л — наибольшая высота сечения, a km — коэффициент, 
принимаемый в зависимости от характера загружения и формы эле
мента по табл. 7 настоящего Руководства.

70 Ь*
При шаге связей ер>  — — расчет следует производить с учетом 

А
устойчивости плоской формы изгиба по формуле

М

1Р*я»бФв
•< Я„, (4.7)

где М — изгибающий момент в расчетном сечении;
Wx  — момент сопротивления расчетного сечения, определяемого 

для балок на двух опорах переменного сечения в соответ
ствии с формулой (6.1) настоящего Руководства; 

т е — коэффициент, определяемый по табл. 18 главы СНиП 
II-B.4-71.

Величина коэффициента фб в формуле (4.7) определяется: 
в области упругой устойчивости, т. е. при фб^0,7, по формуле

Ь%
Ф б= Фб.уп =  k Tj ; (4.8)

flip
в области неупругой устойчивости, т. е. когда по формуле (4.8) 

Фб.уп >0,7, в зависимости от полученного его значения принимается 
по второй строке табл. 4 настоящего Руководства.

Т а б л и ц а  4

Коэффициенты: 

*Рб.уп. (Фб.уп.) 0.7 0.8 0,9 1 1.2 1.4 1.6 1.8 2 и 
более

Фв ( Фб) 0.7 0,76 0.8 0,84 0,89 0,93 0,96 0,98 1

Коэффициент k в зависимости от условий закрепления балки 
и вида нагрузки принимается по табл. 5 настоящего Руководства.

Если величина ф б^2, то проверки устойчивости плоской формы 
изгиба производить не нужно.

П р и м е ч а н и е .  В тех случаях, когда имеет место раскрепление 
балки со стороны растянутой кромки в формуле (4.7), коэффициент 
фб заменяется коэффициентом фб, который определяется по форму
ле (4.12) настоящего раздела при фв.уп^О^ а при Фб>уп > 0 ,7  — в 
зависимости от полученного значения по второй строке табл. 4 на
стоящего Руководства.
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Т а б л и ц а  5

и Значение Условия закрепления балкиы
с Расчетная схема коэффици перпендикулярно плоскости

ента k изгиба н приложения нагрузки
2

2

3

fl > &

E D

140

Шарнирное закрепление 
по концам и под грузами со 
стороны сжатой кромки, 
препятствующее кручению 

140 относительно продольной
оси балки и горизонтально
му перемещению, при любом 
положении нагрузки по вы
соте сечения

310

5

6

7

Ь

h

190*
_а_____1_
/р =  2 

270
_а_____1_
/р 4

390
a J_

"б

160*

190*

245

Шарнирное закрепление, 
препятствующее кручению 
и горизонтальному переме
щению, только по концам; 
нагрузка приложена в цент
ре тяжести сечения

Шарнирное закрепление, 
препятствующее кручению 
и горизонтальному переме
щению, только по концам; 
нагрузка приложена в цент
ре тяжести сечения

Свободный конец не за
креплен в горизонтальной 
плоскости, нагрузка прило
жена в центре тяжести се
чения

Свободный конец закреп
лен от кручения при любом 
положении нагрузки по вы
соте сечения

16



Продолжение табл. 5

в
в Расчетная схема

2

Значение 
коэффици

ента к

Условия закрепления балки} 
перпендикулярно плоскости 

изгиба и шриложення 
нагрузки

8

-н ф к Свободный конец закреп
лен от кручения и горизон
тального перемещения; по
ложение нагрузки — любое 
по высоте сечения

10 ip

Свободный конец не за
креплен в горизонтальной 

285* плоскости; нагрузка прило
жена в центре тяжести се
чения

Свободный конец закреп
лен от кручения и горизон- 

340 тального перемещения; на
грузка приложена на любом 
уровне по высоте сечения

* В случае приложения нагрузки по верхней или нижней грани 
балки без ее закрепления из плоскости изгиба в пролете следует

вводить дополнительный коэффициент ku  равный 1 ± а  —  ; значения
/р

а принимаются в зависимости от расчетной схемы равными

Номер схемы по табл. 5 4 5 6 9

а 2 1,7 U | 2,2

При закреплении балки из плоскости изгиба по верхней или 
нижней грани в местах приложения нагрузки коэффициент Ki при
нимается 1 независимо от ее местоположения по высоте сечения.

4.3. Устойчивость верхнего сжатого пояса двутавровых и короб
чатых балок с фанерной стенкой из плоскости изгиба проверяется по 
формуле

М
^пр Фу

<  Rc, (4.9)

где М  — изгибающий момент в расчетном сечении;
^пр — момент сопротивления в расчетном сечении, приведенный к 

материалу поясов (см. пп. 6.10 и 6.11 настоящего Руковод
ства);

3—303 17



Фу — коэффициент устойчивости, определяемый по пп. 4.3 и 4.4 
главы СНиП II-B.4-71 в зависимости от гибкости из плос

кости изгиба.
4.4. Расчет на прочность внецентренно-сжатых и сжато-изгибае- 

мых прямолинейных элементов прямоугольного сечения при сплош
ном раскреплении со стороны сжатой кромки (см. п. 4.3 настоящего 
Руководства) производится по формуле (20) главы СНиП II-B.4-71. 

706я
При /Р>  ——  или отсутствии закрепления, кроме того, производится 

А
расчет с учетом устойчивости плоской формы изгиба по формуле

где £ж определяется по п. 4.14 главы СНиП II-B.4-71; при этом для 
элементов переменного сечения гибкость и площадь сечения опреде
ляются по приведенной высоте сечения (см. п. 4.2 настоящего Руко
водства).

4.5. При сплошном раскреплении (см. п. 4.2 настоящего Руковод
ства) прямолинейных внецентренно-сжатых и сжато-изогнутых эле
ментов прямоугольного сечения со стороны растянутой кромки рас
чет производится в соответствии с п. 4.4 настоящего Руководства с 
заменой фу и фв на ф* э и Фв>уп, определяемым соответственно по 
нижеследующим формулам:

где фб.уп определяется по формуле (4.8) настоящего Руководства.
Расчетная длина элемента в этих формулах определяется как 

расстояние между точками закрепления его концов, а при наличии 
вертикальных связей, раскрепляющих сжатую кромку, как расстояние 
между ними. Значения коэффициентов ky и £ф4 можно определить по 
графикам прил. 2.

П р и м е ч а н и е .  Указания пп. 4.2, 4.3 и 4.5 настоящего Руко
водства распространяются также на криволинейные брусья с отно
шением высоты сечения к радиусу кривизны менее 0,2.

4.6. Сжато-изгибаемые элементы рам и арок, имеющие ломаное 
или криволинейное очертание, проверяются на устойчивость плоской 
формы изгиба согласно пп. 4.4 и 4.5 настоящего Руководства с заме
ной их условными прямолинейными элементами соответствующей 
длины, а эпюра моментов и условия закрепления из плоскости при 
этом не меняются.

В табл. 6 приведены расчетные схемы трехшарнирных рам и арок 
при нагружении равномерно распределенной нагрузкой, а также за
меняющие их эквивалентные схемы и значения коэффициента А.

П р и м е ч а н и е .  Нулевые точки в ригелях рам определяются 
при загружении всего пролета постоянной и временной равномерно- 
распределенной нагрузкой.

(4.10)

Фб=Фв.у п (1.75 ^ -  +  °.14J - + ° . 14- ^ )  =  Ф б.упЧ. (4-12)
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Т а б л и ц а  б

Х2
п.п.

Расчетная схема полураыы 
или полуарки

Эпюра моментов в заменяю
щем прямолинейном элементе

Значение 
коэффици

ента к

•S i

~ПТПТТттптг^
U -  ̂ ____

285

245



Продолжение табл. 6

Расчетная схема Эпюра моментов заменя Значение
П.п. по-пурамы и полуарки ющего прямолинейного 

элемента
коэффици

ента k

[ГГ ТТЛ
. 1РШ"Sl
Мрасч = ̂ макс

ШШТТПтгт^
tp "  $макс

Мрасч яМмакс

210

Мрасч̂ Мл
210

хггЯТТТТШтъу
ip=s

Мрасч *  Мцркс

140

1р ~$3
p̂acv “ Л*

210

* В схемах предусматривается постановка раскрепляющих свя
зей из плоскости изгиба в промежуточных сечениях по всей их 
высоте.

5. РАСЧЕТ СОЕДИНЕНИЙ ЭЛЕМЕНТОВ 
КЛЕЕНЫХ ДЕРЕВЯННЫХ КОНСТРУКЦИЙ

5.1. Расчет соединений элементов клееных деревянных конструк
ций должен производиться в соответствии с разделом 5 главы СНиП 
И-В.4-71.
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5.2. Соединение растянутых стыков клееных элементов выполня
ется, как правило, с помощью деревянных накладок на стальных на
гелях, расчет которых производится в соответствии с п. 5.14 главы 
СНиП II-B.4-71. Допускается применение стальных накладок на 
глухих нагелях (отрезках арматурной стали, винтах, глухарях), не 
проходящих через всю толщину элемента.

Рекомендуется подбирать диаметр нагеля d таким образом, что
бы несущая способность сопряжения определялась работой нагеля

а
на изгиб. В симметричных соединениях этому соответствует d=

и d=
с
5

где а — толщина крайних элементов, а с — толщина средних

элементов. Для растянутых стыков диаметр стального нагеля реко 
мендуется принимать не менее 
12 мм.

5.3. В соединениях элемен
тов под углом значение коэф
фициента k a , учитывающего
влияние угла наклона волокон 
к направлению передаваемого 
нагелем усилия, принимается 
для стальных нагелей по рис 
6, а для дубовых — по табл.
21 главы СНиП II-B.4-71.

5.4. В случае применения 
шурупов или винтов в качест
ве нагелей они должны завин
чиваться в предварительно рас
сверленное отверстие глубиной, 
равной всей длине шурупа или 
винта, а диаметром на 2—4 
мм меньшим диаметра нагеля 
в ненарезанной его части.

5.5. В условиях агрессив
ной среды следует при
менять дубовые нагели, а 
также нагели и гвозди из 
ка АГ-4С с пределом прочности при изгибе не менее 600 кгс/см2 и 
нагели из древеснослоистого пластика ДСК-Б. Несущая способность 
на срез по изгибу в симметричных и несимметричных соединениях 
при действии силы вдоль волокон соединяемых элементов для наге
лей из стеклопластика АГ-4С принимается равной: 7^=145 d 2+ 2 a 2, 
но не более 180 d2 кгс (1800 d 2 Н), а для нагелей из древеснослоисто
го пластика Г,,=80 d2+ 2 a 2, но не более 100 d2 кгс (1000 d 1 Н ), где 
d — диаметр нагеля, см, а — толщина крайних элементов соедине
ния, см.

Несущая способность соединения по смятию древесины вдоль во
локон соединяемых элементов определяется для нагелей из стекло
пластика, как и для стальных нагелей и гвоздей, по табл. 20 главы 
СНиП II-B.4-71. При этом необходимо учитывать повышенную де- 
формативность пластмассовых нагелей в соединениях под углом к во
локнам древесины, снижая полученные значения расчетной несущей 
способности умножением (дополнительно к коэффициенту ka по 
рис. 6) на 0,9 для угла а —30е; на 0,7 для угла а=60°, на 0,6 для угла

*

Рис. в. Коэффициент k a  для расче
та стальных нагелей при направле
нии усилий под углом а  к волок

нам соединяемых элементов

однонаправленного стеклопласти-
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а =90°. Для промежуточных значений угла величину коэффициента 
берут по линейной интерполяции. Расстановка пластмассовых наге
лей выполняется в соответствии с правилами п. 5.19, а гвоздей — 
п. 5.24 главы СНиП II-B.4-71.

6. БАЛКИ. ОСНОВНЫЕ ПОЛОЖЕНИЯ ПО ПРОЕКТИРОВАНИЮ

6.1. Для покрытий рекомендуются клееные балки следующих 
типов:

прямолинейные постоянного сечения горизонтальные или наклон
ные (односкатные);

двускатные или односкатные с нижней горизонтальной гранью 
под рулонную кровлю с малыми уклонами (<1 : 10);

двускатные гнутоклееные постоянного сечения под рулонную 
кровлю с малыми уклонами (<1  : 10), имеющие в коньке гнутый
участок.

По виду поперечного сечения и применяемого материала реко
мендуются клееные балки: из массивной клееной древесины прямо
угольного сечения (дощатоклееные); из комбинированной древесины 
(клеефанерные) с поясами из массивной клееной древесины и плос
кими стенками из водостойкой фанеры: двутавровые (с одной стен
кой) и коробчатые (с двумя стенками). Этот вид сечения применим 
для балок односкатных и двускатных с горизонтальной нижней 
гранью и для балок прямолинейных постоянного сечения. Могут 
применяться балки с волнистой фанерной стенкой.

6.2. Дощатоклееные балки рекомендуются для пролетов до 24 м. 
Применение клееных балок большего пролета допускается при спе
циальном обосновании. Высота балок назначается не менее Vis про
лета. Стыкование досок по длине и ширине в слои и склеивание их 
по высоте выполняются с учетом пп. 5.5, 5.6 и 5.8 главы СНиП 
П-В.4-71. Балки должны изготовляться из слоев толщиной не более 
4,5 см разной категории по высоте поперечного сечения в соответст
вии с табл. 2 главы СНиП I1-B.4-71. Двускатные и односкатные с 
горизонтальной нижней гранью балки склеиваются из горизонтально 
расположенных слоев разной длины и после отверждения клея опили
ваются по скату. Двускатные гнутоклееные балки должны изготов
ляться из слоев равной длины: выгиб в коньке выполняется с радиу
сом кривизны не менее 250 толщин досок пакета.

При изготовлении балок всех типов рекомендуется придавать им 
строительный подъем, равный 7гоо пролета, путем выгиба досок в 
процессе склеивания.

6.3. Расчет дощатоклееных балок на прочность и устойчивость 
при изгибе производится в соответствии с пп. 4.2 и 4.3 настоящего
Руководства.

Расчетное сечение в двускатных, а также в односкатных с гори
зонтальной нижней гранью балках прямоугольного сечения при сим
метричном загружении тремя и более сосредоточенными грузами или 
равномернораспределенной нагрузке (сечение с наибольшими нор
мальными напряжениями) находится от опоры с наименьшей высо
той поперечного сечения на расстоянии

х = Моп
2АСР ’

(6 . 1)

где I— пролет балки;
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Aon— высота балки на опоре (для односкатной балки наимень
шая);

Аср— высота балки в середине пролета.
Высота расчетного сечения определяется по формуле

Ах =  Aon +  txt (6-2)
где i — уклон верхнего пояса балки.

6.4. При расчете гнутоклееных балок постоянного сечения сле
дует проверить радиальные растягивающие напряжения (поперек 
волокон) на криволинейном участке балки по клеевому шву по фор
муле

где М— изгибающий момент по середине пролета балки; 
г — радиус кривизны гнутой части;
А— высота сечения;

Ар— расчетная ширина сечения, равная с учетом непроклея 
0,6 А;
расчетное сопротивление древесины растяжению поперек 
волокон, равное 7 кгс/см2 (см. рис. I).

При расчете колонн или стен, на которые опираются гнутокле
еные балки, следует учитывать передаваемый ими распор Я, который 
может быть определен исходя из расчетной схемы рис. 7 по формуле

5 kfqs*
8 А*+А/* ’

(6.4)

в которой
J .  S  £„

(6.5)

•|«гг**

и

где расчетная нагрузка на 1 м балки;
А— высота колонн; 
f — стрела подъема;
5— длина полуската;

/ б и /к  — моменты инерции балки и колонны в плоскости изгиба; 
Еб и Ек — модули упругости материала балки и колонны.

6.5. Скалывающие напряжения в дощатоклееных балках прямо
угольного сечения по нейтральной оси (или в ближайшем к ней шве) 
определяются по формуле

т _  * »5Qmax р /с /*\т — ^  Яск» (6*6)
«оп Ор
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Т а б л и ц а  7

№
л.п. Расчетные схемы балок Значение коэффициента йж

1 ho
h

2 ш

з

*ж =  0 . 1 + 0 , 9 ^ 4/*

=  0,2 "f"

4 i kx  0,15 +  0,85-^-

5 kM =  0,4 +  0,6 - f

6 *ж =  0,2 +  0 ,8 -^ -

UiUlltniUIir,
кж — 0,35 +  0,65

где /?ск— расчетное сопротивление скалыванию древесины при из
гибе по табл. 8 главы СНиП II-B.4-71;

Qmax— поперечная сила на опоре балки;
Лоп— высота балки на опоре;
Ьр— расчетная ширина сечения, равная с учетом непроклея
0,6 Ь.

6.6. Прогиб клееных балок прямоугольного сечения переменной 
высоты определяется с учетом изменения сечения по пролету введе
нием к моменту инерции по середине пролета коэффициента km по 
табл. 7. Приведенный момент инерции сечения / Пр=6ж/тах.

Прогиб определяется от нормативной нагрузки и не должен пре
вышать Узоо пролета при отсутствии строительного подъема и Угоо 
пролета при наличии строительного подъема.
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6.7 Для обеспечения устойчивости плоской формы балок при 
изгибе они должны быть раскреплены элементами покрытия, присое
диненным к горизонтальным связевым фермам или устойчивым сте
нам (см. разделы 4 и 11 настоящего Руководства).

6.8. Клеефанерные балки с плоскими стенками рекомендуются 
для пролетов до 18 м. Высота их назначается равной Ve—V1 2  проле
та. Для балок применяется древесина, удовлетворяющая требовани
ям табл. 2 главы СНиП II-В.4-71, и многослойная фанера толщиной 
не менее 8 мм, удовлетворяющая требованиям п. 2.8 главы СНиП 
II-B.4-71.

Рве. 8. Конструкция поясов балок с фанерными стенками
1 — пояс балки; а<100 мм; 2 — фанерная стенка

6.9. Пояса клеефанерных балок выполняются обычно из верти
кальных слоев толщиной не более 4,5 см. В двутавровых балках 
каждый пояс состоит, как правило, из четырех (по два с каждой сто
роны) слоев шириной не более 100 мм, присоединяемых непосредст
венно к стенке с зазором между ними по 5 мм, и широких (на всю 
высоту пояса) слоев — с наружной стороны. В балках коробчатого 
сечения со стороны стенок также размещаются по два узких слоя. 
Допускается выполнять пояса балок коробчатого сечения из гори
зонтально расположенных слоев; при этом, если высота пояса больше 
100 мм, в нем со стороны стенки должны быть устроены пропилы на 
глубину 30—50 мм так, чтобы к стенке прилегали слои шириной не 
более 10 см (рис. 8).

По длине балки должны ставиться ребра жесткости из досок 
с шагом, равным Ve—V1 0  пролета, которыми балка делится на пане
ли: в двутавровых балках снаружи, в коробчатых внутри, между 
стенками. В крайних панелях балки применяется более частое распо
ложение ребер жесткости, в случае необходимости с дополнительны
ми горизонтальными ребрами. Допускается применение в крайних 
панелях диагональных подкосов, что позволяет при проверке стенки 
на устойчивость принимать расчетное расстояние между ребрами, 
равным 2/а фактического. Допускается в двутавровых балках уси- 
лять опорное сечение двумя дополнительными листами фанеры, при
крепленными к поясам и ребрам жесткости, с наружной стороны.

Обычное расположение волокон рубашек фанеры — вдоль про
дольной оси балки; при этом вертикальные стыки стенки выполня
ются «на ус» длиной не менее 10 толщин стенки. Целесообразно сов
мещать стыки с расположением ребер; не допускается расположе
ние стыка в пределах первой от опоры панели.
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При расположении волокон рубашек фанеры перпендикулярно 
оси балки стыки выполняются впритык, совмещенными с ребрами 
жесткости.

6.10. Расчет клеефанерных балок с плоской стенкой при попе
речном расположении волокон рубашки должен производиться как 
целого сечения без учета работы стенки на изгиб. Расчет клеефанер
ных балок с плоской стенкой при продольном расположении волокон 
рубашки производится как для цельного сечения с учетом совмест
ной работы поясов из древесины и фанерной стенки и приведением 
момента инерции, статического момента и площади сечения по моду
лю упругости к материалу, в котором проверяются напряжения. Так, 
например, их величины, приведенные к материалу поясов (древеси
ны), будут определяться по формулам: 

для момента инерции

/пр .Д  —^ д + / ф
Еф 
£ д *

(6.7)
для статического момента

5 пр.д = 5Д -{- 5ф '
Еф 
Е * (6.8)

для площади сечения
Еф
Е  1£ Д

^пр.д  = (6.9)

где индексами «д» и «ф» обозначены величины, относящиеся к дре
весине и фанере.

6.11. Расчетное сечение двускатных и односкатных балок с плос
кой фанерной стенкой при равномерно распределенной нагрузке 
не совпадает с серединой пролета, а смещено в сторону опоры с 
меньшей высотой сечения балки. Расстояние расчетного сечения от 
опоры находится по формуле

_______  ft*
x ^ t K v O  +  V)- ? ] / .  гдет-----Y '  (6Л0)

здесь А;п— высота балки на опоре между осями поясов;
I— уклон верхнего пояса балки.

6.12. Проверка нормальных напряжений в поясах из древесины 
и фанерной стенке балки производится в расчетном сечении на дей
ствие расчетного момента по формулам:

для сжатого пояса (см. п. 4.4 настоящего Руководства)
м х

Осж.ц — w  <  Яо.д.
w пр.х фд

(6.11)

для растянутого пояса
Мх

°РЯ — т  <  "P -Д’"'лр.лс
(6.12)

для фанерной стенки
Мх

аР.Ф “  |V7 р  <  Яр.ф ^Ф* "пр.х  £ д
(6.13)
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где Шф — коэффициент, учитывающий снижение сопротивления ма
териала стенки растяжению в стыке (при соединении фанерной стен
ки «на ус» тф=0,6), а величина приведенного момента сопротивления 
для симметричного сечения определяется по формуле

+  /фж . (6-14)

где hx— высота балки в расчетном сечении, определяемая по фор
муле (6.2);

/д ^ и /ф .* — моменты инерции пояса и стенки в расчетном сечении.
6.13. Касательные напряжения в швах между поясом и стенкой 

проверяются по формуле

Т1 — * . <  °ск.ф  *
J пр.ф Л«п

(6 .15)

*М<, Л*
где од — статический момент пояса, равный —~  {п0 — высотал

опорного селения балки по осям поясов, Ь — суммарная 
ширина пояса);

Qmax— поперечная сила от расчетной нагрузки на опоре;
hn— высота пояса, прилегающего к стенке (за вычетом величины 

зазора или пропила);
п — число вертикальных клеевых швов, связывающих стенку с 

поясом (в двутавровых балках с одной стенкой и в балках 
коробчатого сечения п = 2);

/пр.ф— полный приведенный к материалу стенки момент инерции се
чения на опоре, определяемый по формуле

/ пр.ф — /ф  *4“ / д  ^  -

6.14. В олнопролетных свободно опертых клеефанерных балках 
при распределенной нагрузке или четырех и более сосредоточенных 
грузах фанерная стенка должна быть проверена в опорном сечении 
на срез и главные растягивающие напряжения по формулам:

'Гф.тах —
Qmax ^пр.ф

/  пр.ф 26
^  Яср.ф* (6 .16)

<*ф.р4в — Тф.тах <  #ф-р45| (6 .1 6 ')
где 26 — суммарная толщина фанерных стенок.

6.15. В однопролетных свободно опертых клеефанерных балках, 
нагруженных одним, двумя или тремя сосредоточенными грузами, 
а также в консольных балках при любом загружении фанерная 
стенка должна быть проверена в опасном сечении, которое распола
гается в свободно опертых балках, нагруженных сосредоточенными 
силами, под ближайшей к опоре силой, а в консольных балках — 
над опорами, на главные растягивающие напряжения под углом а  
по формуле

а р.фа
ви.ф ,

2 +  Тф < Яффа* (6 .17)
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где нормальные напряжения от изгиба определяются на уровне 
внутренней кромки поясов по формуле

®и.Ф-----(6.18)
•'пр.ф

а касательные напряжения принимаются на уровне нейтральной оси 
по формуле (6.16) для Q в расчетном сечении

£р.Ф.а — расчетное сопротивление фанеры на растяжение под 
углом а  находится по графику рис. 3, а сам угол а  — из зависи
мости

tg 2 o =  — . (6; 18)
сти.ф

6.16. Панели стенки балок, заключенные между дощатыми поя
сами и поперечными ребрами жесткости, представляют собой защем
ленные по всему контуру четырехугольные пластинки, которые по
мимо расчета на прочность проверяются на местную устойчивость 
с учетом соотношения сторон, марки фанеры и вида напряженного 
состояния; ребра жесткости рекомендуется ставить на расстоянии в 
опорной зоне не более Лст (высоты стенки между внутренними гра
нями дощатоклееных поясов); в остальной части балки расстояние 
между ребрами может быть увеличено, но не более чем в два раза.

Толщину фанерной стенки рекомендуется принимать не менее 
1/130 высоты стенки.

6.17. При расположении волокон в наружных слоях фанеры па
раллельно продольной оси балки стенка будет воспринимать нор
мальные и касательные напряжения и должна проверяться на мест
ную устойчивость от их совместного действия в наиболее опасном 
сечении по формуле

ви.ф  ̂ *Еф 
^н.ф.кр ТФ кр

(6.19)

где Ои.ф определяют по формуле (6.18), а Тф — по формуле (6.16), 
принимая в них Мг и Qmax в среднем сечении рассчитываемой панели. 

Критические напряжения находятся из выражений:

когда а^Лст,

(  1006 v
^и.ф.кр — «н  ̂ ^ J » (6.20)

t  /  100а Vs
Тф'КР Ч  Аст Г (6.21)

. /  1008 \*
тф.кр ~  *т 1 а 1 » (6.22)

когда aChcT,
где я — расстояние между осями поперечных ребер жесткости;

8— толщина фанерной стенки.
Коэффициенты кш и k x определяются по графикам рис. 9 и 10

в зависимости от марки фанеры (ФБС или ФСФ), отношения y== 
а

=  г— и ориентации наружных волокон стенки; причем если у<С1, 
Act
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то для нахождения по графику kx надо пользоваться обратным от-
Лстношением —  и кривой, соответствующей повернутому на 90° рас- 

а
положению наружных волокон стенки. Проверка стенки на местную 
устойчивость при совместном действии Ож и т не требуется, если

* < » •
6.18. В свободно опертых клеефанерных балках при распреде

ленной нагрузке или при четырех и более сосредоточенных грузах

Рис. 9. Коэффициенты &идля определения краевых критических напряжений 
изгиба о и ф Кр при расположении волокон в наружных слоях фанеры вдоль

пролета
/  — для бакелизнрованной фанеры марок ФБС и ФБСВ толщиной 6 ^ 7  мм; 
2 — для березовой фанеры марок ФСФ и ФК, сорта В/ВВ толщиной 6 ^ 8  мм

проверка устойчивости стенки производится с учетом указаний 
п. 6.17 настоящего Руководства в опорной панели только от действия 
касательных напряжений по формулам: 
при у >  1

ТФ ^  тф.кр (6.23)
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при y< 1

тф <  т ф.кр ~~ К (6 .23')

6.19. Проверка на местную устойчивость стенки при действии 

только т не требуется, если — ■ ^ 8 0 .

6.20. Фанерная стенка с расположением наружных волокон пер
пендикулярно оси балки рассчитывается на восприятие одних каса
тельных напряжений и проверяется на местную устойчивость по тем 
же формулам (6.23) н (6.23'), но коэффициент кх определяется по 
графику рис. 10 с учетом изменения направления волокон.

6.21. Прогиб клеефанерных балок вычисляется с учетом приве
денной жесткости, определяемой по формуле

Ж =  \Ед / д +  ЕфУф] кжкт =  Жкж кх , (6.24)

здесь кж — коэффициент, учитывающий переменность сечения, оп
ределяемый в соответствии с табл. 7 настоящего Руко
водства;

кх— коэффициент, учитывающий влияние касательных на
пряжений и определяемый по формуле

кх —
1

1 + 100

где Л*р— высота сечения между осями поясов по середине пролета; 
/ — расчетный пролет балки.

6.22. Клеефанерные балки с волнистой стенкой рекомендуются 
для пролетов до 12 м. Ширина поясов балки принимается в преде
лах 2—2,85 их высоты, а высота балки назначается равной 1/10— 
1/15 пролета Требования к материалу для поясов и стенки прини
маются в соответствии с п. 6.8 настоящего Руководства, минималь
ная толщина фанерной стенки допускается 6 мм.

6.23. Верхний и нижний пояса балок выполняются одинакового 
сечения из двух и более слоев плашмя, толщиной до 45 мм с зубча
тыми стыками по длине, располагаемыми вразбежку. В каждом 
склеенном поясе выбирается продольный волнистый (синусоидально
го очертания) паз трапециевидного сечения, служащий для присо
единения на клею фанерной стенки. Глубина паза принимается не 
менее 2,56 (6 — толщина стенки), а ширина должна соответствовать 
толщине фанерной стенки; наклон сторон трапеции 1 :10. Высоту 
волны рекомендуется принимать не менее 7з ширины пояса, отноше
ние высоты волны к ее длине назначается в пределах от 1/12 до 
1/18 По длине балки размещают целое количество полуволн.

Фанерная стенка склеивается из фанерных листов в ленту нуж
ной длины со стыкованием листов «на ус» и расположением волокон 
наружных шпонов перпендикулярно оси балки. Допускается распо
ложение волокон наружных шпонов под углом 45° к оси балки; при 
этом листы стыкуются также под углом 45°.

Продольные кромки фанерной ленты срезаются в виде трапеции, 
соответствующей размерам пазов в поясах. Стенка склеивается кле-
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ем КБ-3 с поясами на специализированной заводской линии. Опор
ное сечение балок усиливается ребрами жесткости.

6.24. Проверка нормальных напряжений в растянутом поясе 
производится по формуле

М
®р.д =  - ^ — < « р . д .  (6.25)

Р яс. 10. Коэффициенты kx д л я определения критических касательных напря-
жений тф кр

1-А — для бакелизированной фанеры марок ФБС и ФБСВ толщиной 7 мм и 
более при направлении волокон наружных слоев фанеры параллельно малой 
стороне панели; 1-Б — для бакелизированной фанеры марок ФБС и ФБСВ 
толщиной 7 мм и более при направлении волокон наружных слоев фанеры 
перпендикулярно малой стороне панели; 2-А и 2-5 —то же. для березовой 

фанеры марок ФСФК и ФК, сорта В/ВВ толщиной 8 мм в более
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где М— расчетный изгибающий момент;
Rp,A—расчетное сопротивление материала поясов растяжению; 
НРрас— расчетный момент сопротивления сечения балки с вол

нистой стенкой из фанеры, вычисляемый по формуле
И̂ рав — kw

где ^НТ — момент сопротивления сечения балки без учета стенки; 
kw— коэффициент к моменту сопротивления, определяемый п« 

формуле

=  7 , (6,26)
i + - ^ e

ft

где Лп — высота пояса балки;
Л — высота балки;
В — коэффициент податливости волнистой фанерной стенки, вы

числяемый по формуле
я * £ д 5  
<?ф 6Z2 в

(6.27)

где 6  — толщина стенки;
I — пролет балки;

£ д — модуль продольной упругости материала пояса;
G* — модуль упругости материала стенки (фанеры) при сдвиге; 

5  — статический момент пояса шириной Ь относительно ней
тральной оси, определяемый по формуле

в которой h *— высота балки между осями поясов.
6.25. При определении прогиба балки с волнистой стенкой из 

фанеры момент инерции поперечного сечения вычисляют без учета 
стенки с умножением его на коэффициент £ж, равный:

» (6-28)
где В определяется по формуле (6.27).

6.26. Проверка стенки на срез по нейтральной оси у опоры бал
ки с учетом местной устойчивости производится по формуле

j  — Фв.стЯср.ф» (6.29)/ д о

где Qmax— расчетная поперечная сила;
5 Д— статический момент половины сечения балки относитель

но нейтральной оси (без учета стенки); 
б — толщина стенки;

/?«р.Ф — расчетное сопротивление материала стенки (фанеры) 
срезу;
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Фв.ст — коэффициент устойчивости волнистой фанерной стен
ки, вычисляется по формуле

М я
Фв.ст ^  2  * (6.30)

^в.ст
где k^vikt— коэффициенты, принимаемые для фанеры по табл. 8  

и 9;
А-в.ст- гибкость волнистой фанерной стенки, определяемая по 

формуле

* , . „ - ^ 7 = * - ,  (6.31)
V b h B

где Л— высота балки;
ЛП— высота пояса балки; 
Лв— высота волны стенки; 
б— толщина стенки.

Если величина коэффициента устойчивости, вычисленная по фор
муле (6.30), окажется больше 1, его значение принимается равным 1.

Пример 6.1. Запроектировать двускатную дощатоклееную из 
сосновых слоев балку под кровлю из утепленных панелей шириной 
150 см с рулонным ковром с уклоном 1 : 15 (рис. 1 1 ).

Исходные данные 
Пролет балки / =  15 м.
Нагрузки:

расчетная ?р “ 1500 кгс/м (15 кН/м); 
нормативная <?■=»= 1150 кгс/м (11,5 кН/м).

Материалы: сухие сосновые строганые доски, многослойная во
достойкая фанера ФСФ сорта В/ВВ, клей КБ-3.

Расчетные сопротивления древесины: 
на изгиб /?* =  130 кгс/см2  (13 МПа); 
на скалывание /?ск=»24 кгс/см2  (2,4 МПа).
Модуль упругости £ = 1 0 5 кгс/см2  (104 МПа).

Подбор сечения

Опорная реакция А ~  ^  =1,5*7,5=11,25 тс (112,5 кН), а

максимальный изгибающий момент по середине пролета М =  
=  42 тс * м (420 кН-м).

Яр12
8

Т а б л и ц а  8

Число
слоев
фане

Значение коэффициента А, 
для строительной березовой 

фанеры сорта
ры

ЛВ, В вв

3 1795 1615
5 1630 1467
7 1525 1372

Т а б л и ц а  9

Отношение Коэффициент
V ' » *.

1 / 1 2 0,45
1/15 0,41
1/18 0,39
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Рис. 11. Двускатпая дощатоклееная балка 
/, / / ,  / / /  — категории древесины

Принимаем ширину балки Ь —17 см. Высота балки на опоре из 
условия скалывания по формуле (6 .6 ) должна быть не менее

1 , 5  Q 1,511250
АоП~  /?ск*р “  2 4 .1 7 .0 ,6 "  6 8  Ш‘

Минимальная высота балки по середине пролета должна опреде
ляться с учетом принимаемого по табл. 18 главы СНиП II-B.4-71 
коэффициента m<j=0 , 8  по величине максимального изгибающего мо
мента по формуле

1ср V RH bm6
6-4200000
130-0,8-17

=  1 2 0  см.

Учитывая, что расчетным является сечение, расположенное бли

же к опоре, принимаем Лср=130  см, что соответствует-—- >  —
11,5 15

Тогда при принятом уклоне кровли получим из формулы (6.2) зна
чение высоты балки на опоре

hon =  130 — 50 =  80 см > 6 8  см;
Сечение с наибольшим нормальным напряжением находится по 

формуле (6 . 1 )
Ihon 15-0,8 , _

* - 1 » Г - 2 Т Г “ 4 , 6 2

Высота расчетного сечения АР, определенная по формуле (6.2), 
равна 1 1 0 , 6  см «  1 1 1  см.

Балка склеивается из 29 слоев толщиной 45 мм. В соответствии 
с табл. 2 главы СНиП II-B.4-71 в растянутой зоне четыре нижних 
слоя толщиной 18 см ( —0,17 Ар) принимаем из древесины I катего
рии; на опоре верхний слой принимаем из древесины II катего-
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рии, что в расчетном сечении составит 35 см, т. е. больше, чем 
0,17 Ар; средние слои принимаем из древесины III категории (см. 
рис. II).  При ширине панелей покрытия 150 см расстояние между 
присоединяющими их связями, т. е. свободная длина верхней ежа-

б) 5 4 4 J 1 2 5} / Рис. 12. Двускатная 
хлеефанерная короб

чатая балка
а — общий вид; б — 
деталь опорного се
чения; в — попереч
ное сечение; / —верх
ний пояс; 2 — нижний 
пояс; 3 — фанерные 
стенки; 4 — промежу
точные ребра жестко
сти; 5 — опорные реб
ра жесткости; б — на
кладки; 7 — пропил

той кромки балки будет не более 150 см. В соответствии с п. 
настоящего Руководства

/р — 5 СВ —
706*
Ар

70-17*
111

=  179 > 150 см,

4.3

т. е. имеет место сплошное раскрепление сжатой кромки, и провер
ки с учетом устойчивости плоской формы изгиба не требуется.

Величина расчетного изгибающего момента в расчетном сечении 
(х — 4,62 м) равна

М х
Яр х (1 — х) 

2
1,5-4,62

2
(15— 4,62) =  36,2 тс-м (362 кН -м).

Значение момента сопротивления в расчетном сечении, опре
деляемого по формуле (6.3), при ть= 0 , 8  равно

m6hl b
6

0,8-1112-17 
6

=  27 600 см»,

а максимальные значения нормальных напряжений

<*х
Af*
Wx

3 620 000 
27 600

=  130 кгс/см* (13 МПа).

Величина относительного прогиба определяется от нормативной 
нагрузки *7 н =  11,5 к г с / с м  при величине момента инерции в среднем 
сечении
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J = <
12

17-1303
12

=  3,12*10е см*

н коэффициенте
-  0,15 +  0 , 8 5 =  о, 15 +  0 ,8 5 - ^ -  =  0,67

Лер 1 UW
(см. п. 4 табл. 7 настоящего Руководства);

____5 <ун / 3 _______ 5-11,5-1500»_________1
/ ~  384 EJkж ~  384-10*-3,12-10*-0,67 413 < 300 ’

что соответствует требованиям п. 6.3 главы СНиП II-B.4-71 и п. 6 . 6  

настоящего Руководства.
Пример 6.2. Запроектировать двускатную клеефанерную балку 

коробчатого сечения под кровлю из утепленных панелей с рулонным 
ковром и уклоном 5% (рис. 12).

Исходные данные
Пролет балки по осям опор / =  12 м.
Нагрузки:

расчетная ^р —1200 кге/м (12 кН/м); 
нормативная <7Б=920 кге/м (9,2 кН/м).

Материалы: сухие сосновые строганые доски, многослойная во
достойкая фанера ФСФ сорта В/ВВ, клей КБ-3.

Расчетные сопротивления древесины: 
на сжатие /?о.д =  130 кгс/см2  (13 МПа); 
на растяжение /?Р.Д“ 100 кгс/см2  (10 МПа); 
на изгиб /?и.д=  130 кгс/см* (13 МПа).

Расчетные сопротивления фанеры: 
на сжатие /?с.ф =  100 кгс/см2  (10 МПа); 
на растяжение (при /Пф—0,6) ЛР.ф=78 кгс/см2 (7,8 МПа); 
на срез /?ср.ф=60 кгс/см2  ( 6  МПа);
на растяжение под углом 45° Rp.ф45= 4 0  кгс/см2  (4 МПа); 
на скалывание /?Ск.ф= 6  кгс/см2  (0,6 МПа).

Модуль упругости древесины £^=10s кгс/см2  (104  МПа). 
Модуль упругости фанеры £ф=0,85’105 кгс/см2 (0,85* 104  МПа). 
Коэффициент условий работы Шф=0,6 учитывает ослабление 

фанеры при стыковании ее «на ус» вдоль волокон наружных шпо
нов.

Подбор сечения
Высоту поперечного сечения балки в середине пролета прини

маем равной ЛсР=з//10= 12/10= 1,2 м. Полученный размер не выхо
дит за пределы стандартной ширины фанерного листа. При задан
ном уклоне кровли высота сечения на опоре будет

,  ,  И 0,05-12
Лоп — Лер— 0 — 1.2— -  ~ 0 , 9 м .

Толщину фанерной стенки принимаем равной 0,01 hcр, т. е. 
6=1,2 см. Ширину поясов принимаем равной Ьа—15 см, а высоту 
верхнего и нижнего пояса одинаковой, равной 14 см (четыре слоя 
по 3,5 см каждый). Опасное сечение двускатной клеефанерной бал
ки может быть определено по формуле (6 .1 0 )

* =  / [ К у О  +Y) — у].
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в которой

Y = ii

0,9 — 0,14 
120,05

1,3,

откуда

х =  12 [ V l  ,3 (1 +  1,3 — 1 ,з] =  5,05 м.
Высота балки в расчетном сечении в соответствии с формулой 

(6 .2 ) будет
Ах =  йод +  /х — 0,9 +  0,05*5,05 =  1,15 м,

а расчетный наибольший момент

М , -  ’" ‘ " - У  -  '■ 8 8 '05-6' 95 ■ „  с о  кН-м).
2 2

Для восприятия этого изгибающего момента необходим момент 
сопротивления (приведенный к материалу фанерной стенки)

Мх 2 100 0 00
Г пр.ф — =  27 000 см»,

Яр.ф 78 
которому соответствует приведенный момент инерции

j  Пр.ф — ^пр.ф - = 2 7 0 0 0 - ^ - =  1,55-10» см*

Необходимую величину момента инерции поясов находим из фор
мулы

Л  =  (/пр.д ( l,5 5  -10*-----2' 1 ,,2 115!- )  0,85 =

=  1,06- 1 0 е см*.
Момент инерции деревянных поясов высотой 14 см равен:

. bn  [hl  - & х -  2Л.)*] 15 (115» -  87»)
Уд “  1 2  “ 1 2  

=  1,13-10* см* > 1,06-10* см*.

Проверка прочности поясов на действие нормальных напряже
ний при изгибе производится в расчетном сечении с моментом со
противления, приведенным к материалу деревянных поясов:

П р .д  =  (у* +  /ф  J 4-) - j£ -  =  (1.13-10* +  0,31 • 10*-0,85) - ^ г  =

=  24 400 см*;

Тогда растягивающие (сжимающие) напряжения в поясах от изги
ба будут:

Л4,
Wпр.д

2 100 000 

24 400
=  8 8  кгс/см* (8 , 8  МПа),
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а растягивающее напряжение в фанерной стенке

аф =  сгд - | ^  =  88-0,85 =  75 кгс/см* (7,5 МПа) > 7,8 МПа.
Е  л

Проверка устойчивости верхнего сжатого пояса балки из пло
скости изгиба. По балкам уложены кровельные панели шириной 
150 см, прикрепленные в торцах к верхнему поясу (см. пример 6.1), 
откуда его свободная длина из плоскости балки /р =  150 см, а гиб
кость из плоскости изгиба

150
0,29ЛП 0,29-15

=  35,

которой в соответствии с п. 4.3 главы СНиП II-B.4-71 соответствует 
коэффициент продольного изгиба cpy=0,88. Тогда с учетом этого 
коэфффициента сжимающие напряжения в древесине пояса

о  88
<тс =  —— =  — —  =  100 кгс/см* =  10 МПа,

<Ру 0,88

т. е. меньше расчетного сопротивления древесины на сжатие /?с.д =  
=  130 кгс/см2  (13 МПа), и устойчивость пояса обеспечена.

Проверка фанерной стенки в опорной панели. Расстояние между 
осями ребер жесткости в опорной панели а = 6 0  см; расчетная высо
та стенки

/ 60 \
Лст =  (9 0 +  0,05 —  J — 2 -1 4 =  63,5 см,

и условие а^Лст для опорной панели выполняется, а так как 
ЛсJ 63 5
—  = — — = 53<80, то проверка фанерной стенки на местную
б 1 , 2

устойчивость не требуется. Ограничиваемся проверкой прочности 
стенки на срез и главных растягивающих напряжений согласно 
п. 6.14 настоящего Руководства в опорном сечении

Qmax $пр.ф ^  г, 
таХ~  / Пр.ф 26 <7?срф’

О L -ч та х  —  Л —
1200-12

=  7200 кгс (72 кН)

и для вычисления приведенных к материалу фанерной стенки ста
тического момента и момента инерции сечения найдем:

статический момент половины сечения фанерной стенки

26 К
5а =

8
2.1,2-90* 

8
=  2430 см8;

момент инерции фанерной стенки

ш
12

2»1,2-90» 
12

=  145 800 см4;
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статический момент одного деревянного пояса

5д — Ьц hn (hon — ^п) =  15*14
90 — 14

=  7980 см»;

момент инерции деревянных поясов

6п [hln  -  {hon -  2 /tn)*] _  15 (90» -6 2 » ) 
12 “  12J  д = =  721 576 см4.

Тогда статический момент опорного сечения балки, приведенный 
к материалу стенки,

Е 7980
«пр.ф =  5ф +  =  2430 +  — —  =  II 818 см»,

£ф О,о5

а момент инерции опорного сечения балки, приведенный к материа
лу стенки,

/пр.ф =  /ф  +  / д 4 5- =  145800 +  - 2~ ^ - =  994 712 см4.£ф 0,85
После подстановки в формулу (6.16) числовых значений получим 

7200*11818
W  ~  994 712-2.1.2- 36 КГС/С“ (3 ’6МПа>’

что менее 60 кгс/сма ( 6  МПа).
Для опорного сечения о1—0, и, следовательно, при проверке 

главных растягивающих напряжений а =45° и огр.ф4 5 = Т т « =  
=  36 кгс/см2  (3,6 МПа) </?р.ф45=40 кгс/см2  (4 МПа) [см. формулу 
(6.16')]. Необходимо, кроме того, проверить прочность клеевого со
единения стенки с поясом на сдвиг [см. формулу (6.15)]:

Т! =
Стах $д ——  

J  пр.ф 2Ап
7200-7980

994 712*2-14.0,85 

< 6  кгс/см* ( 6  МПа).

2,43 кгс/см* (0,243МПа)<

Определение прогиба балки в середине пролета. Приведенная 
жесткость балки определяется по формуле (6.24)

ж  =  Жкжк1у

где суммарная жесткость сечения в середине пролета равна:

Ж =  £ д / д + £ ф / ф
10». 15 (120» — 92») 

12

+
0,85-10»-21,2.120»

12
=  14,8-101в кгс см* (14,8-10»кН-сма);
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km *— коэффициент, учитывающий влияние переменной высоты бал
ки на ее жесткость, определяем по табл. 7 настоящего Руководства:

Л0Кш =  0,4 +  0,6 —  
Лср

=  0 , 4 +  0 , 6

(0 ,9 -0 ,1 4 )
(1 ,2 -0 ,1 4 ) =  0,83;

—коэффициент, учитывающий влияние касательных напряжений 
в фанерной стенке на жесткость балки, определяем по формуле

1 + 1 0 0 (4) '=
=  0,54.

Подставив значения этих коэффициентов, получим приведенную 
жесткость

14,8-101®.о ,83-0,56 =  6,85-101° кгс-см3  (6,85-10» кН-см»),
при которой относительный прогиб балки от нормативной на

грузки будет равен:
_ /____ 5 дн 1» ____5 9,2-12»-10»____1 _  1

I ~  384 Ж ~  384 6,85-Ю1» — 400 < 300 '
т. е. удовлетворяет требованиям п. 6.3 главы СНиП II-B.4-71.

Для уменьшения вредного влияния на работу балки более де
форм ативного по сравнению с монолитным зубчатым стыком на 
клею лобового упора в коньковом узле верхнего пояса необходимо 
обеспечивать тщательную приторцовку его с промазкой клеем и ста
вить боковые накладки из фанеры на клею или выполнить верхний 
пояс гнутоклееным.

Пример 6.3. Запроектировать клеефанерную балку с волнистой 
стенкой под рулонную кровлю по утепленным панелям шириной 
150 см.

Исходные данные
Пролет балки в осях опор /= 8 ,9  м.
Нагрузки:

нормативная qn—615 кгс/м (6,15 кН/м); 
расчетная </р=800 кгс/м ( 8  кН/м).

Материалы: сухие сосновые доски, водостойкая фанера марки 
ФСФ сорта В/ВВ, клей КБ-3.

Расчетные сопротивления древесины: 
ва растяжение /?р— 100 кгс/см2  (10 МПа); 
на смятие поперек волокон ЯСм =  24 кгс/см2 (2,4 МПа); 
на скалывание Rcr—24 кгс/см2  (2,4 МПа).

Расчетное сопротивление фанеры иа срез /?ср.Ф =  65 кгс/см2  

(6,5 МПа).
Модули упругости:

древесины £ д=105 кгс/см2 (Ю4 МПа); 
фанеры при сдвиге £?ф=7500 кгс/см2  (750 МПа).

Балка постоянной высоты двутаврового сечения (рис. 13). 
Верхний и нижний пояса одинаковые и склеиваются из двух слоев 
толщиной 45 и 35 мм (kB= 8  см) и шириной 180 мм. Стенка балки
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волнистой формы принята из фанеры толщиной 6 = 1 0  мм, длина 
волны стенки /в= 900  мм, высота волны Ав= 6 0  мм. В опорных сече
ниях поставлены ребра жесткости из брусков шириной 100 мм. Для 
подбора сечения высоту балки принимаем равной А=75 см, что со
ставляет 1 / 1 2  пролета.

Расчетный изгибающий момент в середине пролета балки 
On /* 800*8,9*

М = ^ — = ----- — =  7920 кгс*м (79,2 кН*м).
8  8

Расчетная поперечная сила на опоре балки

Q =
q?l 800*8,9

=  3560 кгс (35,6 кН);
2 2

Момент инерции поперечного сечения без учета стенки

/ д  —
b ] h * - ( h ~ 2 h n)*]

12
18 (75s — 59*)

12
а момент сопротивления сечения

/ д 324 474
W —

=  324 740 см*,

см*.
0,5А 0,5*75

Статический момент пояса относительно нейтральной оси

5Д — bhn
(А — Ап) 18(75 — 8 )

=  4824 см*.

Коэффициент податливости волнистой фанерной стенки опреде
ляем по формуле (6.27)

3,14**105*4824 Л _
=  0,798;

Офб/* 7500*1*890*
Вычисляем значение коэффициента к моменту сопротивления по 

формуле (6.26)

* „ = ------ ---------= -------- г -------- =0,921.

'+ J r BА
1 + - ^ 0 . 7 9 8

Тогда расчетный момент сопротивления сечения в соответствии с 
п. 6.24 настоящего Руководства будет:

Н7р =  Wkw =  0,921*8660 =  7975 см*.
Проверка напряжений в поясах:

М 792 000
а =  — — =  ———  =  99,3 кгс/см* (9,93 МПа) <

\v р 7975
< 100 кгс/см* (10 МПа),

т. е. прочность обеспечивается. Расчет волнистой фанерной стенки 
на срез с учетом местной устойчивости производится по форму
ле (6.29) настоящего Руководства. Предварительно определяем для 
семислойной фанеры сорта В по табл. 8  настоящего Руководства
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значение коэффициента — 1525 и при отношении высоты волны к 
ее длине hB/lB=  1/15 по табл. 9 настоящ его Руководства — значение 
коэффициента к2~ 0,41. Тогда =  1525-0,41 == 625.

Квадрат гибкости волнистой стенки в соответствии с формулой  
(6.31) будет

Я2 —
( h ^ 2 h nr

М в

(75 —  2 -8 )2 

1-6
=  580 <  625;

В соответствии с п. 6.26 настоящ его Руководства коэффициент ус  
тойчивости волнистой стенки принимается равным ф =  1.

Проверка прочности волнистой стенки с учетом местной устой' 
чивости производится по ф орм уле (6 .29 ):

где

Q s r

/ д б
— ф ^ср .ф »

Q— поперечная сила на опоре;
S д — статический момент пояса относительно нейтральной оси:

*$д — Fn (Л — Ап) 8 -1 8 -6 7

2
— 4824 см3;

/ д— момент инерции сечения;
3560-4824 , .

т =  =  53 кгс/см 2 (5 ,3  МПа) <  (6 ,5  М Па).
oJJx (40 * 1

Проверка прочности клеевого соединения стенки с поясом из 
условия работы его на скалывание при расчетной ширине, равной
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двум глубинам заделки стенки в паз (2*2,5=5 см), и коэффициенте, 
учитывающем непроклей, равном 0,6, т. е. />Р=5* 0,6=3 см:

QSn 3560*4824
------ — --------------- =  17,6 кгс/см2  (1,76 МПа) <

Jnb\д°р 324 740-3 
< 24 кгс/см2  (2,4 МПа),

Проверка прогиба балки производится с учетом коэффициента, 
определяемого по формуле (6.28):

Аж =  — ---- = ------ ------ =  0,557.
1+ В  1 +  0,798

Тогда относительный прогиб балки от нормативной нагрузки будет
f  _  5<7н I3__________ 5-6.15-8903________ 1_  1
I ~  384E Jk x  ~  384-105-324 740-0,557 ~  320 < 300 '

что удовлетворяет требованиям п. 6.3 главы СНиП II-B.4-71.
Проверка опорной площадки балки на смятие. Длина опор

ной площадки принята равной 1 0  см, а ширина ее равна шири
не балки— 18 см, откуда опорная площадь Z7—10-18=180 см2, а 

Q 3560 ( .
асм “  ~  ~  |80~ ~  кгс/см2  (1,99 МПа) < /?см»о =  24 кгс/см4

(2,4 МПа),

7. АРКИ. ОСНОВНЫЕ ПОЛОЖЕНИЯ ПО ПРОЕКТИРОВАНИЮ

7.1. Дощатоклееные деревянные арки представляют собой пакет 
склееных по пласти гнутых слоев. Поперечное сечение арок реко
мендуется принимать прямоугольным и постоянным по всей длине. 
Другие виды сечений допускается применять при надлежащем тех
нико-экономическом обосновании. Рекомендуются следующие основ
ные типы арок:

пологие — двухшарнирные и трехшарнирные кругового очерта
ния;

высокие — стрельчатые трехшарнирные из элементов кругово
го очертания.

7.2. Клееные деревянные арки рекомендуется применять при 
пролетах от 1 2  до 60 м и более.

Для пологих арок стрела их подъема принимается равной не 
менее 1/в/ (пролета) и только при соответствующем технико-эко
номическом обосновании может быть уменьшена до У7 /—У#/. Стре
ла подъема высоких арок принимается обычно в пределах У3 /—2/з/. 
Высоту поперечного сечения арок всех типов рекомендуется назна
чать от 1/30/ до 1/50/. Толщина слоев для изготовления арок при 
радиусе кривизны до 15 м принимается не более 4 см, а при боль
шем радиусе — не более 5 см.

7.3. В соответствии с п. 6.24 главы СНиП II-B.4.71 распор арок 
воспринимается фундаментами, железобетонными или каменными 
несущими конструкциями здания, а также стальными затяжками, ко
торые в случае необходимости могут размещаться в конструкции 
пола или перекрытия.
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7.4. Опирание арок на фундаменты или несущие конструкции 
здания может осуществляться:

а) непосредственным упором части торцовой поверхности, цент
рированной по оси арки; при этом фиксация опорных участков арки 
в проектном положении осуществляется с использованием специаль
ных элементов (пластин, уголков, швеллеров), заделанных в опор
ные конструкции;

б) через стальной шарнир.
Опорные узлы арок со стальными затяжками выполняются в 

виде стального башмака, присоединенного к затяжке. В арках с за
тяжками пролетом более 30 м одна из опор устраивается подвижной. 
Сопряжение элементов трехшарнирной арки в коньке может быть 
выполнено:

а) непосредственным упором части сечения, центрированной по 
оси арки;

б) через стальной шарнир;
в) через цилиндрический шарнир из древесины твердых пород.
При всех вариантах сопряжения должны быть поставлены бо

ковые накладки — деревянные на болтах или стальные на глухарях.
7.5. Рекомендуемые типы арок могут применяться в зданиях 

различного назначения с утепленными или неутепленными огражда
ющими конструкциями из панелей или листовых материалов.

7.6. Расчет арок производится по правилам строительной механи
ки, причем распор пологих двухшарнирных арок при стреле подъ
ема не более V* пролета разрешается определять в предположении 
наличия шарнира в ключе (глава СНиП II-B.4-71, п. 6.23).

7.7. Предпочтение следует отдавать двухшарнирным аркам. Про
леты их исходя из условий заводского изготовления и транспорти
рования принимаются не более 30 м. Трехшарнирные арки рекомен
дуются при больших пролетах, а также в тех случаях, когда усло
вия заводской технологии или транспортирования не позволяют 
применить целые двухшарнирные арки.

7.8. Геометрическая ось высоких стрельчатых трехшарнирных 
арок определяется из условий обеспечения заданного внутреннего 
габарита помещения; при этом стрела подъема полуарок принима
ется не менее 1/15 длины хорды полуарки (расстояние между опор
ным и коньковым шарнирами).

7.9. Расчет арок на прочность производится при следующих со
четаниях нагрузок:

а) в пологих арках:
расчетная постоянная и временная (снеговая) нагрузка на 

всем пролете арки и временные нагрузки от подвесного оборудо
вания;

расчетная постоянная нагрузка на всем пролете арки, односто
ронняя временная (снеговая) нагрузка на половине пролета и вре
менная нагрузка от подвесного оборудования.

П р и м е ч а н и е .  В покрытиях с фонарями или при наличии со
седних пролетов сооружения расположение снеговой нагрузки при
нимается с учетом табл. 5 главы СНиП II-6-74 «Нагрузки и воздей
ствия»;

б) в высоких стрельчатых арках:
расчетная постоянная и временная (снеговая) нагрузки на всем 

пролете и временная нагрузка от подвесного оборудования;
расчетная постоянная нагрузка на всем пролете арки, времен-
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пая (снеговая) на половине пролета арии или части его в соответ
ствии с главой СНиП II-6-74 и временная нагрузка от подвесного 
оборудования;

ветровая нагрузка (в сочетании с постоянными и временными 
нагрузками).

П р и м е ч а н и я :  1. При одновременном учете снеговой, ветро
вой и постоянной нагрузок к двум первым вводится коэффициент 
сочетания пс =  0,9 (п. 1.12 главы СНиП II-6-74).

2. Расположение временной нагрузки от подвесного оборудо
вания принимается в соответствии с заданием на проектирование.

7.10. Расчетным сечением арки для каждого сочетания нагрузок 
является сечение с наибольшим изгибающим моментом, для которого 
определяется также нормальная сила. Положение расчетного сече
ния определяется аналитически или по эпюре изгибающих моментов 
для всей арки, а проверка нормальных напряжений в нем от сжатия 
с изгибом производится в соответствии с пп. 4.4—4.6 настоящего 
Руководства.

7.1. Устройство и расчет связей, раскрепляющих арки, произво
дится в соответствии с указаниями раздела 11 настоящего Руко
водства. В арках прямоугольного сечения и постоянной высоты про
верка на скалывание по клеевому шву не производится.

Пример 7.1. Запроектировать трехшарнирную дощатоклееную 
арку для покрытия отапливаемого спортивного здания.

Исходные данные
Арки прямоугольного сечения пролетом 60 м при шаге 6  м ус

танавливаются на железобетонные опоры. По архитектурным сооб
ражениям стрела подъема арок принята равной 1 1  м; т. е. 1/5,5 
пролета, что удовлетворяет требованиям п. 6.24 главы СНиП 
II-B.4-7I и п. 7.2 настоящего Руководства. Район строительства III.

Ограждающая часть покрытия состоит из теплых кровельных 
панелей размером 6X1,5 м, укладываемых непосредственно на арки. 
По панелям устраивается кровля из оцинкованного железа. Про
дольная устойчивость покрытия обеспечивается деревянными реб
рами панелей и стальными диагональными связями, которые распо
ложены в торцах здания и через 24 м вдоль здания. Деревянные 
ребра панелей выполняют функции продольных связей между ар
ками, поэтому должно быть предусмотрено их надежное прикрепле
ние к верхней грани арок. Поперечный разрез здания показан на 
рис. 14. Геометрические размеры оси арки. При расчетном пролете /*»= 
= 6 0  м и стреле подъема ее / = 1 1  м радиус арки находим по фор
муле

*2 + 4 / 2  60а +  4 • 1 1 3

=  46,41 м.
8 / 8-11

Центральный угол дуги полуарки а  может быть определен из 
выражения

г — /
cos а  ----------- =  0,776,

откуда а  =  40°. Тогда центральный угол дуги арки 2а=80°, длина 
дуги арки

0  пг2а 3,14-46,41-80 о = -----— ------------------------- — 65 м.
180 180

45



Координаты точек оси арки у , вычисленные по формуле

где D =  г — / =  46,41 — 11 =  35,41 м, приведены в табл. 10.

Т а б л и ц а  10

Ось Координаты, и

X 0 1 2 3 5 7 1 0 15 2 0 25 30

У 0 0,79 1,59 2,29 3,69 4,88 6,45 8,49 9,89 10,69 1 1

Постоянные расчетные нагрузки на 1 м2  горизонтальной проек
ции покрытия определяются с введением коэффициента перегруз
ки л в соответствии с пп. 2.1 и 5.7 главы СНиП 1 1-6-74 и коэффици- 

S  65
ента А =  “7 “  =  77~  1 »1 » учитывающего разницу между длиной дуги / 60
арки и ее проекцией. Сбор постоянных нагрузок приведен в табл. 11.

Вес снегового покрова для III района ро=ЮО кгс/м2  (1 кН/м2) 
горизонтальной проекции; отношение нормативного собственного ве-

<7 н 91,5
са покрытия к весу снегового покрова ------ = --------- ; по табл. п. 5,

Ро 1 0 0

7 главы СНиП 11-6-74 коэффициент перегрузки л =1,45. Коэффици
ент си учитывающий форму покрытия, в сответствии с табл. 7 гла
вы СНиП 11-6-74 будет равен:

I 60 
8 /  “  8 * 1 1

0,682.

Тогда временная равномерно распределенная расчетная снеговая 
нагрузка на 1 м2  горизонтальной проекции будет равна:
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Т а б л и ц а  1 1

Наименование элемента
Нормативная 

нагрузка, 
кгс/м8 (кН/м8)

п k
Расчетная 
нагрузка, 

кгс/м8 (кН/м8)

Панель покрытия: 
асбестоцементный
л и ст ............................
каркас и утеплитель

17,5(0,175)
34(0,34)

1 , 1

1 , 2

1 , 1

1 , 1

2 1 ,2 (0 ,2 1 2 )
44,8(0,448)

Кровля — сталь . . . 4(0,04) 1 , 1 1 . 1 4,9(0,049)
А р к а ............................ 36(0,36) 1 , 1 1 , 1 43,6(0,436)
Подвесное оборудова

ние ..................................... — — — 3(0,03)

И т о г о  ........................ 91,5(0,915) — — 117,5(1,175)

Pi =  pQtic =  100* 1,45-0,682 =  99 кгс/ма (0,99 кН/м2) .
При снеговой нагрузке, распределенной по треугольнику, коэф-

2 + 2 , 2

фициент сг =  — ----= 2 , 1  по интерполяции и р2=рв п С2 = 1 0 0 *1 ,4 5 Х
Х2,1=305 кгс/м2  (3,05 кН/м2).

Расчетные нагрузки, приходящиеся на 1 м горизонтальной про
екции арки, при шаге арок 6  м будут:

от собственного веса покрытия рР= 117,5*6 = 705 кгс/м = 0,7 тс/м 
(7 кН/м);

от снега piP=99*6=594 кгс/м«0 ,6  тс/м ( 6  кН/м); 
р2р=305*6=1830 кгс/м=1,83 тс/м=(18,3 кН/м).

Расчетные сопротивления древесины сжатию и изгибу /?с =  
=  /?*= 130 кгс/см2  (13 МПа); скалыванию вдоль волокон /?ск= 
=24 кгс/см2  (2,4 МПа).

Статический расчет арки
Схемы нагрузок показаны на рис. 15. Расчет арки производим 

на следующие сочетания нагрузок:
постоянной и снеговой по всему пролету;
постоянной по всему пролету и снеговой равномерно распреде

ленной на половине пролета;
постоянной по всему пролету и снеговой, распределенной по тре

угольнику на половине пролета (в соответствии с п. 5.3 главы 
СНиП 11-6-74).

Определение усилий при снеговой равномерно 
распределенной нагрузке

Находим опорные реакции от единичной нагрузки 1 т/м 
(1 кН/м):

а) равномерно распределенной по всему пролету

горизонтальная (распор):

60
2

=  30 тс (30 кН),

602
8-11

=  41 тс (41 кН);
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б) равномерно распределенной на полупролете (слева) верти 
кальные:

Va =  y 1 =  ~ Г ~  = 2 2 - 5  те < 2 2 - 5  кН)*
I 60

v *  = Т = “Г = 7,5 тс (7,5 кН);
горизонтальная (распор)

Значения Мх, Nx и Q* от распределенной единичной нагрузки 
/7=1 по всему пролету, приведенные в табл. 12, вычислены по фор
мулам:

Mx = V A x - Y ~ H y .

Qx = — Я sin ф -|- (КА — х) cos ф;

Nx =  Я cos Ф +  (УА — х) sin ф.

Т а б л и ц а  12

Координата оси арки Значение величины

х , к 9» и ф
мх .

т см( кНы)
<?.*•

тс(кН) "х-
тс(кН)

0 0 40*15' 0 , 0 - 3 ,6 -5 0 ,7
С5 3,69 32*30' —13,8 - 1 , 7 —48
1 0 6,45 25*30' —14,5 0,3 -4 4 ,6
15 8,49 19°10' —1 0 , 6 0,5 —43,6
2 0 9,89 12*30' —5,5 1 -4 2 ,2
25 10,69 6 *1 0 ' —0 , 8 0,5 -4 1 ,3
30 1 1 0 0 0 —41

Значения Afx; Ях и Q* от единичной нагрузки р = 1  на половине 
иролета арки, приведенные в табл. 13, вычислены по формулам:
на участке О ^ х ^  —

Mx = V k x - £ - - H y ,

Qx =  — Я sin ф +  (КА — х) cos ф;
Nx =  Я cos ф +  (VA — х) sin ф;

I
на участке ^ х ^ /

MX = V B ( / - х ) - Я у ;
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Qx = H s in  ф —  V B cos f ;

— — H cos ф +  VB sin ф.
Т а б л и ц а  13

Координата от арки Значение величины

X, ы ф Мх •
те м (кН м) «*•

тс (кН)
Nx , 

тс (кН)

0 0 40е! 5' 0 3,9 —30,2
5 3,69 32°30' 24 3,7 —26,7

10 6,45 25°30' 43 2,5 —23,9
15 8,49 19°10' 50 0,5 —23,8
20 9,89 12°30' 47 —2 —20,7
25 10,69 6°10' 31 - 4 ,7 —20,7
30 11 0 0 - 7 ,5 —20,5
35 10,69 6°10' —31 —5,3 —21,2
40 9,89 12°30' —53 —2,9 —21,8
45 8,49 19°10' —62 - 0 ,5 —21,8
50 6,45 25°30' - 5 7 2 —22,7
55 3,69 32°30' —38 4,5 —21,3
60 0 40° 15* 0 7,6 —20,5

Расчетные значения изгибающих моментов в арке при различных 
сочетаниях нагрузок приведены в табл. 14, из которой видно, что 
наиболее невыгодным оказывается сочетание постоянной нагрузки 
на всем пролете с временной на полупролете.

Максимальный изгибающий момент возникает на расстоянии 15 м 
от правой опоры (в случае временной нагрузки слева) и составляет 
—44,7 тем (—447 кНм). Для того же сочетания нагрузок в этом 
сечении нормальная сжимающая сила равна:

NpM =  Ng +  Np =  43,6*0,7 +  21,8-0,6 =  43,6 тс (436 кН).

Определение усилий при снеговой нагрузке, 
распределенной по треугольнику на половине пролета арки 

(см. рис. 16)
Определяем изгибающие моменты для сечений, находящихся от 

опор на расстоянии 10 и 15 м, т. е. при х= 10 , 15, 45 и 50 м, для 
снеговой расчетной нагрузки р2 Р =  1*83 тс/м (18,3 кН/м).

Опорные реакции: 
вертикальные

5 5-1,83*60
VA =  —  р.р I --------=  2 2 , 8  тс (228 кН);

*в = 24 Pi р / =
1,83-60

24
=  4,56 тс (45,6 кН);

горизонтальная (распор)
Р«р /а _  1,83* 602 

“  48/ 48* 11
=  12,45 тс (124,5 кН).
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СП Т а б л и ц а  14

Схема
выгруже

ния

Опорные
реакции Изгибающие моменты, те м (кН м), для точек с абсциссой, м

V, тс 
(кН)

Н, тс 
<кН) 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55

1 39 53,3 -1 7 ,9 —18,9 —13,8 - 7 ,2 — 1 0 — 1 - 7 ,2 —13,8 —18,9 —17,9
(390) (533) (-179) (-189) (-138) (-72) ( - 1 0 ) ( - 1 0 ) (-72 ) (-138) (-189) (-179)

2 34,5 41 4,9 15,5 23,2 24,5 18,2 0 —19,6 —35,5 —44,7 —44,5 —32,6
(345) (410) (49) (155) (232) (245) (182) (-196) (-355) (-447) (-445) (—326)

Т а б л и ц а  15

Координаты, м Изгибающие моменты, те м (кН м), при нагрузке

односторонней треугольной постоянной суммарной
X У

М° Ну * * Mp a c ,“ M* +  A,P

50 6,45 +1,7(+1470) —80,2
(—802)

+ 6 6 , 8

( + 6 6 8 )
—10,3
(-103)

+ 5 6 ,5(+565)

45 8,49 171,4
(1714) —105.4

(-1054)
+ 6 6

(+660)
—7,42

(-7 4 .2 )
+58,58(+585,6)

15 8,49 +68 ,4
(684) —105.4

(1054)
37

(370)
—7,42

(-7 4 .2 )
—44,42(—444,2)

10 6,45 + 45 ,6
(456)

—80,2
(802)

—34,6
(-346)

—10,3
(-103)

—45,9(—459)



Изгибающие моменты в арке определяются из выражения Мх =  
=Af®—Я  г/, где — момент в рассматриваемом сечении простой 
балки, равный

/
при х <  —

М°х = У в х =  4,56х;

I
при Х > т

u n Piр Г. (2*- О М  1.83 Г (2*-60)*]
— I г ^ г ч  во J*

Вычисление изгибающих моментов от снеговой нагрузки по тре
угольнику на половине пролета и постоянной нагрузки приведено в 
табл. 15 (значения моментов от постоянной нагрузки получены ра
нее).

Сопоставление изгибающих моментов от снеговой нагрузки обо
их вариантов приведено в табл. 16, из которой следует, что расчет
ным является одностороннее загружение снеговой нагрузкой по тре
угольнику.

Т а б л и ц а  16

Рис. 16. Расчетная схема при вто
ром варианте снеговой нагрузки

JC, м

Изгибающие моменты, те м (кНм), при нагрузке

постоянной н односторонней 
треугольной

постоянной во всем пролете 
и снеговой равномерной 

в половине пролета

50 +56,5(565) +15,5(+155)
45 +58,58(+585, 8 ) + 2 3 ,2(+232)
15 —44,42(—444,2) —44,7(—447)
1 0 —45,9(—459) —44,5(—445)

Расчетные моменты:
положительный М45= +58,58 то м  (585,8 кН*м); 
отрицательный Л11 0 = —45,9 тс-м (459 кН*м).

Для этих сечений находим нормальные силы по формуле
Nx =  Я  cos ф +  Q° sin <р,

где— Q0 поперечная сила в простой балке при данном загружении. 
От треугольной снеговой нагрузки:

при х =  1 0  м

4*

Q?o =  Ив =  4,56 к  (« .б  кН);
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при х =  45 И
P i
24

pl _ _ _  Pi 
8 12

1,83-60
12

=  — 9,41 тс (94,1 кН)i

От собственного веса
Qj0  =  21 — 10-0,7 =  14 тс (140 кН);

<$. =  2 1  — 45 0 ,7 = — 10,5 (105 кН);

Полное значение Q ®0 s

< $ ,=  4,56 +  14=  18,56 тс (185,6 кН);

Q®s = —9,41 — 10,5 = — 19,91 тс (199,1 кН).

При этом загружении распор равен:
Я =  12,45+0,7-41 =  41,15 тс (411,5 кН).

Вычисление нормальных сил в расчетных сечениях приведено в 
табл. 17.

Т а б л и ц а  17

Рас
четное 
сече
ние, м

Ф sin Ф COS Ф н Ясовф Qп 0 *8 *Пф
* * -*= И cos ф +  

-f Qe$ln ф

1 0 25°30' 0,43 0,9 41,15 37,2 18,56 8 45,2
45 19°10' 0,328 0,945 41,15 38,8 19,9 6,52 45.42

П одбор сечения арки

Принимаем сечение арки из 31 слоя толщиной 4,5 см и шириной 
26 см. Тогда высота сечения h= 139,5 см, что составляет V43 пролета, 
т. е. соответствует рекомендациям п. 7.2 настоящего Руководства.

г 4641
Отношение радиуса оси арки к толщине слоя равно - 7 - =  ~ т  =

v  4 15
=  1031 >250, т. е. в соответствии с табл. 12 главы СНиП II-B.4-71, 
коэффициент гптв— 1. Покрытие из панелей шириной 150 см раскреп
ляет верхнюю кромку арки по всей длине. Максимальный шаг связей

70Ъ* 70-262 _
1р =  150 см < —“— =  ^  ^ =  338 см, т. е. в соответствии

с. п. 4.2 настоящего Руководства имеет место сплошное раскрепление 
при положительном моменте сжатой кромки, а при отрицательном — 
растянутой. В соответствии с указаниями п. 4.5 настоящего Руковод
ства расчет арки на совместное действие нормальной силы и поло-
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жительного момента должен выполняться на прочность по формуле 
(20) главы СНиП II-B.4-71:

Мрасч
1х

<

Расчет на прочность сечения с отрицательным моментом не тре
буется, так как он меньше положительного, достаточно проверить 
это сечение на устойчивость плоской формы изгиба при совместном 
действии нормальной силы и изгибающего момента по формуле 
(4.10) п. 4.4 настоящего Руководства, в которой фу и <рв должны 
заменяться на ф ^  и фбуп:

V y , * ,

Мрьсщ у  

^ X ^б.уп *с /
< 1,

где F =  bh — площадь поперечного сечения, равная 26X139,5= 
=3630 см2;

т$ — коэффициент, определяемый по табл. 18 главы СНиП 
II-B.4-71 и равный 0,8 для сечения высотой более 120 см; 

Wx — момент сопротивления сечения в плоскости изгиба, 
равный

bh*
6

26*139,5я 
6

=  84 100 см**

Для определения коэффициента £ 
варительно:

расчетную длину полуарки
5 65

/р — — — 32,5 м;

необходимо вычислить пред-

гибкость полуарки
1р 3250

=  — -— = ----------------- «  80.
* 0,29/i 0,29-139,5

Ввиду того что нормальные силы в обоих расчетных сечениях 
почти равны, коэффициент £* будет также одинаков. По формуле 
(21) главы СНиП II-B.4-71 найдем

k = i
1 2  jj Ах ” р«сч
3100 RF

=  1

802*45,4* 103  

3100*130*3,63.103
Для сечения х=45 м

Подставив найденные значения в приведенную выше формулу 
(20) главы СНиП II-B.4-71, получим

ас
45*420

3630
5  858 0 0 0  

0,8*84100*0,8
=  1 2 , 2  +  109= 1 2 1 , 2  кгс/смя

(12,12 МПа) <130 кгс/см2 (13 МПа), т. е. прочность сечения доста
точна.

Для сечения х=Ю  м
Для определения коэффициентов фу э и фб упвоспользуемся фор

мулами (4.12) и (4.11) настоящего Руководства. Найдем предвари
тельно гибкость полуарки из плоскости изгиба:

53



A,v —
3250

0,296 0,29*26

Вычисляем по формуле (4.11)

3100

=  432.

фу.э

=  0,555

Находим величину срб.уп по формуле (4.8) настоящего Руковод
ства при величине коэффициента 6=160 (см. табл. 6  настоящего Ру
ководства) :

6 6 2 160-262
Фб.уп — =  0,24,

Л/р 139,5*3250 
тогда по формуле (4.12)

3250 \
+  0 ,14— —  = 0 , 8 1 .
^  139,5 )

Подставив найденные значения в приведенную выше формулу, 
получим

45 200
3630*0,555*130

/ 4590000 \ а
+  ( ---------- ---------------  =  0,174 +  0,71 =  0 ,884<1.
^ \ 0 , 8*84 100*0,81*130/ ’ ^  * *

Таким образом, условие устойчивости выполнено и сечение до
статочно без раскрепления сжатой кромки. В соответствии с п. 11.5а 
настоящего Руководства вертикальная связь устраивается только у 
конькового шарнира. Общий вид и сечения арки показаны на рис. 17.

Р а с ч е т  у з л о в  а р к и
Определим предварительно опорные реакции, нормальные и по

перечные силы в узлах при различных вариантах загружения. Зна
чения опорных реакций приведены в табл. 18.

Нормальные и поперечные силы в опорном сечении и коньковом 
шарнире для этих же вариантов загружения приведены в табл. 19, 
из которой видно, что опорный и коньковый узлы следует рассчиты
вать на нормальную силу по первой схеме загружения и на попереч
ную силу по второй схеме загружения.

Р а с ч е т  о п о р н о г о  у з л а  (рис.  18)
Расчетные усилия (см. табл. 19). Нормальная сила W =  65,9 тс 

(659 кН), поперечная сила Q —8,1 тс (81 кН).
Материалы башмака:

шарнира — сталь класса С 38/23; гнутый профиль из трубы диамет
ром 50 мм с толщиной стенки 5 мм по ГОСТ 8732—70; остальные 
элементы из стали ст. 3.
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__________ Т а б л и ц а  18
Опорные реакции тс

Рис. 17. Общий вид и сечения арки 

/  — опорный узел (см. рис. 18); / /  — коньковый узел (см. рис. 22)

Проверка напряжений в шарнире на смятие 
формуле п. 4 главы СНиП II-B.3-72:

1,25гш /щ
где А — Np=65,9 тс (659 кН); 
гш — радиус шарнира ;
1т— длина шарнира 18 см;

производится по
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Т а б л и ц а  19

Сечение
Схема 

аагружения 
(см. табл. 18)

Нормальные и поперечные силы, тс (кН)

И Qo N Q

Опорное ф =  40°15'

1 53.3(553) 39(390) 65,9(659) 2,5(25)

2 41,1(411) 43(430) 58.9(589)

1

8.1(81)

3 40,9(409) 34,5(345) 53,5(535) 1,7(17)

Е коньковом шарнире
Ф — 0

1 53,3(533) 0 53,3(533) 0

2 41,1(411) 4,56(45,6) 41 ,1(411) 4.56(45,6)

3 40,9(409) 4.5(45) 40,9(409) 4,5(45)



/?см.м= 1600 кгс/см* (160 М П а)— расчетное сопротивление местному 
смятию при плотном касании (табл. 2 главы СНиП П-В.3-72) для 
стали класса С 28/23.

Требуемый радиус шарнира
_______Np_________ 65,9-10»
~  1,251ш /?<*.„ “  1,25-18-1600 ~  1 , 8 3  СМ‘

Опорный узел
1 — стальной шарнир; 2 — боко
вые ребра опорного башмака; 
3 — оголовок; 4 — гнутый про
филь; 5 — среднее ребро башма
ка; € — болты; 7 — опорная пли
та; 8—накладка (конструктивно)

Конструктивно принимаем стержень d — 40 мм. При этом для 
гнутого профиля башмака принимаем половину трубы диаметром 
50 мм с толщиной стенки 5 мм по ГОСТ 8732—70.

Проверка торцового упора арки на смятие. Величина напряже
ний смятия при действии расчетной продольной силы не должна пре
вышать расчетного сопротивления смятию /?см  =  130 кгс/см2  

(13 МПа). Усилие от шарнира передается на башмак длиной /б — 
=  40 см через гнутый профиль двумя боковыми ребрами и средним
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ребром (см. рис. 18, 19 и 20). Площадь смятия торца арки под баш
маком

FCM =  22-40 =  880 см2;
асм =  ^ р ^ с м =  65 900:880 =  74 кгс/см2  (7,4 МПа) < 130 кгс/сма

(13 МПа).
Площадь смятия ребер под гнутым профилем (см. рис. 20) 

Fcu =  (2 • 4 +  14) б =  226.

Рис. 19. К расчету 
ребер башмака

Рис. 20. К расче
ту ребер башмака

Требуемая толщина ребер башмака
д N„________ 65900

~~ 2 2 /?СМ(Ы “  22-1600
1,87 см.

Принимаем ребра толщиной 20 мм.
В пределах башмака оголовок работает как плита, опертая по 

трем сторонам и защемленная короткой стороной, с размерами в 
плане 20X15 см (см. рис. 20). Для этого соотношения размеров 
максимальный изгибающий момент определяем по таблицам 
А. С. Калманка:

Л*шах =  0,055р/2 =  0,055-74.15* =  915 кгс/см (9,15 кН/см).
Требуемый момент сопротивления

W =
6

Л^тах
Ли

915
2100

=  0,435 см8,

откуда

Ь  =  У ~ т  =  У  6-0,435= 1,6 см.
Принимаем лист толщиной 16 мм. На болты, присоединяющие 

оголовок, действуют усилия, вызываемые поперечной силой при 
второй схеме загружения (рис. 2 1 )

* 6  =
Q. 15 
75

8100-15
75

=  1620 кгс (16,2 кН).

Необходимый диаметр болта определим исходя из его несущей 
способности по изгибу (п. 5.17 главы СНиП И-В.4-71):
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Тб =  п-25(И2 — #<< при п =  2;

Принимаем болты диаметром 18 мм.

1 , 8  см.

Р а с ч е т  / сонь / совог о  ш а р н и р а  (рис. 22)
Расчет опорной пластины. Принимаем пластину размером ЗОХ 

Х22 см. Нормальная сила, сжимающая пластину, # = 5 3 ,3  тс 
(533 кН). Напряжения смятия торца арки в ключе

Рис. 22. Коньковый узел
/ — упорный штырь; 2 — опорная пластина; 
3 — спаренный штырь; 4 — оголовок; 5 — бол

ты; 6 — накладка (конструктивно)

<-----------3

f l

/
Рис. 23. К расчету опорной пластины t

ш т
150

М Ж 1 Н

L 150 1
, 1 -------у
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N 53300
30*22

— 80 кгс/см2  ( 8  МПа) < 130 кгс/см2  (13 МПа).

Толщину пластины находим из условия ее работы на изгиб по 
схеме двухконсольной балки (рис. 23), для которой: 

нагрузка
53 3

q = ---- —  =  177 тс/м (1770 кН/м);
0,3

изгибающий момент

М =
177-0.135*

=  1,62 те м (16,2 кН м);

Требуемый момент сопротивления (с учетом пластичности)
_  М 1,62-10* _  .W = --------  =  — 2--------- =  64 см3.

/?„* 1,2 2100.1,2
Требуемая толщина пластины

23 СМ;

Принимаем толщину пластины равной 4,5 см.
Расчет упорного штыря (см. рис. 22) производим на изгиб, как 

консоли. Изгибающий момент Af0= Q p *5=45605=27 800 кгс*м 
(2780 кН*м).

Требуемый момент сопротивления с учетом пластичности
27 800

2100- 1,2
1 1  см*.

При ширине штыря 6 = 1 0  см требуемая толщина

6  = а; 2 , 6  см.

Принимаем 6 = 3  см. Аналогично рассчитываются спаренные 
штыри, вваренные справа в опорную пластину. Оголовок и его креп
ление принимаем такими же, как и в опорных узлах арки.

Пример 7.2. Запроектировать трехшарнирную дощатоклееную 
стрельчатую арку для неотапливаемого склада сыпучих материалов.

Исходные данные
Арки прямоугольного сечения пролетом / = 2 4  м при шаге 4,5 м 

устанавливаются на железобетонные опоры, воспринимающие рас- 
пор и вертикальные опорные реакции. Стрела подъема в коньке ар
ки / = 1 6  м, или что удовлетворяет рекомендациям п. 7.2 настоя
щего Руководства. Район строительства — г. Калинин.

Ограждающая часть покрытия состоит из прогонов, расположен
ных через 1,5 м, и кровли из асбестоцементных листов УВ-1750. 
Продольная устойчивость здания обеспечивается прогонами и сталь
ными диагональными связями в плоскости покрытия, образующими 
связевые фермы, которые располагаются у торцов склада и по его 
длине через 27 м. Поперечный разрез склада показан на рис. 24,
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Геометрические размеры оси арки (рис. 25). Длина хорды полу
арки

и  =  У  f* + (0 ,5 0 *  =  K l 6 2  +  1 2 * =  2 0  м.

Стрелу подъема дуги полуарки принимаем равной fo— 1,4 м, что 
более У1 5 /0 , т. е. удовлетворяет требованиям п. 7.8 настоящего Р у
ководства.

II

Ъ
1
3

Рис. 24. Поперечный разрез здания и основные узлы арки

/ — опорный узел; И — коньковый узел; J — уголки 200X125X11 мм; 2 — болты 
диаметром 16 мм; 5 —три слоя рубероида

Длина дуги полуарки

S =  ] /  *о+ ] / 2G* + - J -  М* =  20.26 м.
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Радиус кривизны оси полуарки

г =
202

8 /о 2 8*1.4
Угол ф раствора полуарки

Ф 20
sin—- =  —  =2г 2-36,4

=  0,275;

1 4
Н---- г— =  36,4 м.

-^ - =  15° 57 '; <р = 31е 54'

Угол а  наклона хорды полуарки к горизонту

“ - 53,08'-
Угол фо наклона радиуса, проходящего через опору арки, 

Ф* =  90* — а  — =  90е— 53* 08' — 15° 57' =  20* 5 5 '.

Для определения расчетных усилий каждую полуарку делим на 
пять равных частей (см. рис. 25). Длина дуги и центральный угол, 
соответствующие одному делению, равны:

5

5
20,26

5
=  4,05 м;

31° 54' 
5

6 ° 23 '.

Принимаем за начало координат левую опору арки, тогда координа 
ты центра кривизны оси полуарки будут равны:

х0 — г cos фо =  36,4*0,934= 34 м;
у0 =  г sin фо =  36,4*0,357 =  13 м.
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Т а б л и ц а  20

кX
1т
£
% &

с CO
S ф

л

X
е?eft
8V.

X
с©■

£*33W
X
н

X
сг*

0 0 20°55' 0,934 0.357 34 13 0 0

1 6°23' 27°18' 0,389 0,459 32,34 16,69 1,65 3,69
2 12°46' 33°41' 0,832 0,555 30,28 20,18 3,72 7,19
3 19°09' 40°04' 0,765 0,644 27,84 23,44 6,15 10,44
4 25°32' 46°27' 0,689 0,725 25,08 26,39 8,92 13,39
5 31°55' 52°50' 0,604 0,797 22 29 12 16

Рис. 26. Схемы загружения арки
а — постоянная нагрузка от веса покрытия и арки; 6 — постоянная и времен
ная нагрузка от транспортной галерея; в — снеговая нагрузка; а — ветровая

нагрузка

Координаты расчетных сечений арки определяем по формулам 
хл =  х, — rcos<p„; фп =  г sin ф„ — ф„,

где %  =  Фо +  лфх (я — номер рассматриваемого сечения).
Вычисление координат приведено в табл. 20.

На арку действуют: собственный вес покрытия арки и транспорт
ной галереи, снеговая нагрузка, вес временной нагрузки галереи,
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Т а б л и ц а  21

Элементы
Вес 1 м* по

крытия , 
кгс/м* 
(Н/м=)

К
Нормативная 

нагрузка, 
кгс/м* (Н/м*)

Коэффи
циент 

перегруз
ки, п

Расчетная 
нагрузка 

кгс/м* (Н/м8)

Асбестоце
ментные листы 
УВ-1750

16.7
(167)

1,69 28,22
(282,2)

1.1 31,04
(310,4)

Прогоны се
чением 0,15Х 
Х0.13 через 
1,5 м

4.65
(43.5)

1,69 7.35 (73,5) 1,1 8,06 (80,6)

И т о г о .  . . 21.05
(210.5)

— 35,6 (356) — 39,1(391)

вес нагрузочной тележки и ветровая нагрузка. Схема загружения 
арки приведена на рис. 26.

Постоянные равномерно распределенные нагрузки на 1 м8  гори
зонтальной проекции покрытия определяем с введением коэффициен
та перегрузки п по п. 2.1 и 5.2 главы СНиП 1 1-6-74) и коэффици- 

5 0  ,26
ента к =  - = 2 —Го— “ 1»69, учитывающего разницу между дли-0,51 12
ной дуги полуарки и ее горизонтальной проекцией. Сбор постоянных 
нагрузок от веса покрытия приведен в табл. 2 1 .

Сосредоточенные нагрузки от технологического оборудования — 
транспортной галереи, приложенные в точках подвески ее на расстоя
нии 2  м по обе стороны конькового шарнира, слагаются из постоян
ной (собственного веса) — 410 кгс/м (4,1 кН/м), временной распре
деленной на 1 м галереи — 40 кгс/м (0,4 кН/м) и временной — от 
давления нагрузочной тележки — 4800 кгс (48 кН) (см. рис. 26,6). 
Постоянные и временные нагрузки, передаваемые на арку, приведе
ны в табл. 2 2 .

Т а б л и ц а  22

Нагрузка
Нормативная 

нагрузка, 
кгс (кН)

Коэффициент 
перегрузки п

Расчетная 
нагрузка, кгс 

(кН)

Постоянная от веса гале
реи ........................................... 922,5 (9,225) 1 , 2 1 1 1 0  ( 1 1 , 1 )

Временная:
от нагрузочной тележ

ки ...................................... 2400 (24) 1 . 2 2880 (28,8)
от равномерной нагруз
ки на галерею . . . . 90(0,9) 1,4 126 (1,26)

Суммарная временная на
грузка ................................. 2490(24,9) — 3000 (30)
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Для определения собственного веса арки, а также коэффициента 
перегрузки для снеговой нагрузки необходимо определить норма* 
тивную эквивалентную равномерную нагрузку от сосредоточенной 
постоянной нагрузки и нормативную снеговую нагрузку.

Интенсивность равномерно распределенной по всему пролету 
арки нагрузки, эквивалентной сосредоточенной нагрузке от собствен
ного веса галереи, определяем из условия равенства моментов по се
редине пролета простой балки пролетом 1—24 м от обоих видов м - 
гружения

Ртш 1% 
8

или Рэев —
4Ра 
I* ’

где Р=410  кгс — сосредоточенная нагрузка;
а — расстояние от опоры до сосредоточенного груза, равное 1 0  м. 

Подставив числовые значения, получим эквивалентную нагрузку
4*410*10

Ракв =  — ^ ---- =  28,5 кгс/м (285 Н/м).

Снеговая нагрузка согласно п. 2  табл. 5 главы СНиП 11-6-74 
учитывается на участке кровли, ограниченном уклоном а =50° , с 
учетом коэффициента формы с и равного 0,4. Для заданного района 
строительства нормативная снеговая нагрузка в первом варианте за- 
гружеиня рн— 100*0,4—40 кгс/м2  (400 Н/м2). Второй вариант загру- 
жения, указанный в п. 2  табл. 5, учитывать не следует, так как сне
говая нагрузка в данном случае не определяет размеры сечений ар
ки (см. п. 5.4 главы СНиП II-8-74).

Собственный вес арки в зависимости от нормативного веса по
крытия, снега н транспортной галереи определим по формуле прил. 2 .

£с.в —
i n  ^  Рра ~~Ь Рэкв

шоо
35 ,6  +  40 +  28 ,5  

1000 
4*24 ~~

=  11 кгс/ма (П О  Н /м 2) f

где kc.B принимаем равным 4.
Постоянная равномерно распределенная нормативная нагрузка 

(нормативный условный собственный вес покрытия с учетом веса 
транспортной галереи) равна;

=  . +  « « = 3 6 ,6  +  2 8 ,5 +  11 =  75,1 кгс/м* (751 Н/м*).

Отношение ее к нормативному весу снегового покрова (см. п. 5.7 
главы СНиП И-6-74):

Яп 75, 1  

Ре ^  100
0,75,

чему соответствует коэффициент перегрузки п =  1,5 и расчетная сне- 
говая нагрузка на 1 м* горизонтальной проекции покрытия

р1ш =40* 1,5 =  60 кгс/м* (600 Н/м8) ,
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Равномерно распределенные расчетные нагрузки  
на 1 м горизонтальной проекции арки

Постоянная нагрузка от собственного веса покрытия и арки

р Р =  (3 9 +  1 Ь 1 ,1 0 )4 ,5  =  230 кгс/м (2 (3 кН /м ).

Временная (снеговая) нагрузка

~  60*4,5 =  270 кгс/м (2 ,7  кН /м ).

Расчетную ветровую нагрузку, нормальную к поверхности со

оружения, определяем по главе СНиП  I I -6-74

fpa =  kcp ln ,
где к —  коэффициент, зависящий от высоты сооружения (при высоте 

до 10 м 6 =  1, а при высоте более 10 м 6 =  1,1);
с — аэродинамический коэффициент, принимаемый при ///=0 ,666  с

наветренной стороны сi =  4-0,7, с подветренной с 2 = — 0,4;

р » - нормативный скоростной напор; для I ветрового района р$ =
= 2 7  кгс/м2 (270 Н/м2) ;
л = 1 ,2  —  коэффициент перегрузки.

Боковые зоны ветрового давления ограничены точками, имею
щими ординату у —10 м (см. рис. 26 ); в нашем случае —  в точках 3 
и 3' с ординатами 10,44 м. Расчетная ветровая нагрузка на 1 м арки 

по участкам:

р* =  1 .0 ,7 - 2 7 *1 ,2 .4 ,5 =  102,06 кгс/м (1021 Н /м ); 

р4 =  1 ,1 *0 ,7 *2 7 - 1 ,2 *4 ,5 =  112,27 кгс/м (1123 Н /м )У  

р3 =  1 ,1 (~  0 ,4 )2 7 *1 ,2 *4 ,5  =  —  64,13 кгс/м (— 641,3 Н/ м);  
р4 =  1 (—  0 ,4 ) 27* 1 ,2 *4 ,5  =  —  58,32 кгс/м (— 583,2 Н /м ).

Определяем равнодействующие ветрового давления на каждом 
из участков, считая их приложенными по середине соответствующих 

дуг:

P 1 x=p1*3Sx =  10 2 ,0 6 *3 *4 ,0 5 =  1240 кгс (12 ,4  кН );

P* =  p2*2S1 =  112,27*2*4,05 =  909,39 кгс (9 ,09 кН );

р 3 = 2  р3*25х =  64,13*2*4,05 =  519,61 кгс (52 кН );

Р 4 =  р4*3$4 =  58 ,32*3*4 ,05  =  708,59 кгс (7 ,09  кН )*

Статический расчет арки

Расчет арки выполняется на следующие сочетания нагрузок: 
постоянной и снеговой;
постоянной, снеговой, ветровой и от загрузочной тележки.

Схемы нагрузок показаны на рис. 26. Опорные реакции от по
стоянной нагрузки на всем пролете

§
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Опорные реакции от снеговой нагрузки по пролету в пределах уклона 
кровли а —50°:

U _  ХС ~~ хс)
2/

где дсс — горизонтальная проекция участка кровли с уклоном до 50°, 
равная 5,85 м (см. рис. 26).

Опорные реакции от снеговой нагрузки на половине пролета

*с(°>5 * с + 0 Р?

, ___ of;
в “  2

2/
Реакции от ветровой нагрузки: 
вертикальные

P i а1 аг — аз —
I ;

Vb =
Pi Д« Ч~ Р» Д» — Р*з Д» — Р« Qi 

i ;
горизонтальные

„  _ V a . 0 , 5 / - P 161- P 264 . 
Яа --------------------1----------------

В 1------------ *
где Pi, Р*, Р3, Р4— равнодействующие соответствующих зон ветрово

го давления;
аи а в, а4— плечи равнодействующих относительно опорных 

шарниров;
— то же, относительно ключевого шарнира (см. рис. 
25 и 26).

Значения равнодействующих ветрового давления вычислены ра
нее, а величины плеч равнодействующих равны:

Oi =  a sin (3,5<pi — Pi) =■ 16,4*0,374 =  6,13 м; 
аш =  a sin (Ф1  — Pi) =  16,4*0,105 =1,71 м; 

а3~  г sin 4ф! =  36,4*0,431 =  15,69 м; 
а4 — г sin 1,5<Pi — 36,4*0,166 =  6,05 м; 
bt — г sin 3,5фх — 36,4*0,380 =  13,83 м; 

b% =  г sin <р* =  36,4*0,111 =  4(05 и*

а* в7
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Т а б л и ц а  23

Ошоршме реакции, то (кН)

Нагрузки и эагружения Нагрузка, 
rc/м (кН/м)

VA VB НА н в

Постоянная равномерно распределенная . 0 ,23  (2 ,3 ) 2 ,74  (27,4) 2 ,74  (27 ,4 ) 1,04 (10 ,4 ) 1,04 (10,4)

Постоянная сосредоточенная, тс (кН ) . . 1,11 (П ,1 ) 1,11 (И Л ) 1,11 (11 ,1 ) 0,61 (6 ,1 ) 0,61 (6 ,1 )

Снеговая равномерно распределенная: 

в пределах уклона кровли до 50° . . . 0 ,27  (2 ,7) 1,58 (15,8) 1,58 (15 ,8 ) 0 ,9  (9) 0 ,9 (9 )

на левом полупролете ............................. — 0 ,98  (9 ,8 ) 0 ,6  (6) 0 ,45  (4 ,5 ) 0 ,45  (4 ,5 )

Временная сосредоточенная, тс (кН ) . . 3(30) 3 (30) 3 (30) 1,88 (18 ,8 ) 1,88 (18 ,8 )

Ветровая (слева) ............................................ — — 0,14 (— 1,4) 0 ,6 9  (6 ,9 ) - 1 .4  (- 1 4 ) 1,26 (12 ,6 )

Т а б л и ц а  24

Л
ееее-
иия

Координаты, м
Изгибающие моменты, то-м (кН и), от нагрузка

равномерно распределенной сосредоточ енной

X У постоянной снеговой на ле
вой полуарке

снеговой на пра
вой полуарке

снеговой на всем 
пролете временной постоянной

I 1,65 3 ,69 0 ,38  (3 ,8 ) - 0 ,0 4  (- 0 ,4 ) - 0 ,6 7  (- 6 ,7 ) - 0 ,7 1  (- 7 ,1 ) — 1,96 (— 19,6) - 0 ,7 2  (- 7 ,2 )

2 3,72 7,19 1,1 (11) 0,41 (4 ,1 ) - 1  (- 1 0 ) — 0,59  (— 5 ,9 ) — 3,32  (— 33,2) — 0 ,86  (— 8 ,6 )

3 6,15 10,44 1 ,85 (18,5) 1,35 (13,5) - 1 ,0 1  (- 1 0 ,1 ) 0 ,34  (3 ,4 ) - 1 ,1 2  (- 1 1 ,2 ) - 0 ,4 1  (- 4 ,1 )

4 8,92 13,39 1,3 (13) 1,76 (17,6) - 0 ,6 7  (- 6 ,7 ) 1,09 (10,9) 1,65 (16 ,5 ) 0,61 (6 ,1 )

5 12 16 0 0 0 0 0 0



где

а = У ( х 0 - 1 у + 1 % = У  (34 — 24)* +  13а =  16,4м;

Р =  arctg—— - =  arctg -2* =  37* 34';
Ш 13

ф =  90* — (ф0  +  ф) =  90* — 20*55'— 31*54' =  37*1Г;
Pi =  0 — ф =  37* 34' — 37* 1Г  =  0* 23 '.

Н агрузки и опорные реакции приведены в табл. 23, а изгибаю

щие моменты от вертикальных нагрузок — в табл. 24 и вычислены 

по формуле: Мх—М*9 —Нух, где М° —  изгибающий момент простой 

балки от рассматриваемой нагрузки.

Вычисление изгибаю щих моментов от ветровой нагрузки приве
дено в табл. 25 и выполнено по формулам:

в левой полуарке М п =  Vk %ш —  Н к у п i  М®£ 

в правой полуарке М * =  Кв %п —  # в уп Л4®#,

где К  и М п —  моменты от ветровой нагрузки, расположенной слева 

и справа от сечения п:

М? =  —  Р т sin — ;
1 3 1 2

M \  =  - J P i r  sin(Pi;

M5' =  - f - p / sin^

в 3Л13  =  Р 1  r  s in - у ф , ;

3
М% =  Ptr sin —  фъ

_ 1 
М4 =  Рх г sin 2, 5ф, _|_ —  Р% г sin — ;

МХ = pirsin2̂ 4’1 + 'YP3rsia-̂- ;

— p t bi +  р » bt
В табл. 26 приведены значения изгибающих моментов от постоян

ной, снеговой, ветровой нагрузки и от технологического оборудова

ла



Т а б л и ц а  25
Вычисление изгибающих моментов от ветровой нагрузки, тс-м(кНм)

№ се
чения - " А  Уп м п *п - " в  у а < К

1 — 0 , 2 3 5 , 1 7 — 0 , 8 4 4 , 1 0  (4 1 ) 1 , 1 4 — 4 , 6 5 0 , 4 8 — 3 , 0 3  (— 3 0 , 3 )
2 — 0 , 5 1 1 0 ,1 — 3 , 3 5 6 , 2 4  ( 6 2 , 4 ) 2 , 5 6 — 9 , 0 6 1 ,9 1 - 4 , 5 9  ( - 4 5 , 9 )
3 — 0 , 8 4 1 4 , 6 2 — 7 , 5 6 , 2 8  ( 6 2 , 8 ) 4 , 2 4 — 1 3 , 1 6 4 , 2 8 — 4 , 6 4  ( — 4 6 , 4 )
4 - 1 , 1 2 1 8 , 7 5 1 3 , 3 2 4 , 2 1  ( 4 2 , 1 ) 6 , 1 5 — 1 6 , 8 7 7 , 6 - 3 , 1 2  ( - 3 1 , 2 )
5 — 1 , 6 4 2 2 , 4 — 2 0 , 8 3 0 8 , 2 8 — 2 0 , 1 7 1 1 , 8 9 0

Т а б л и ц а  26
Изгибающие моменты, тс-м (кНм)

0!ЯЯ
от соб

ственного 
веса

от снеговой нагрузки о т  ветровой нагрузки от оборудования расчетные
V(Г
2

2
сл ева справа полной слева справа постоянного временного

полож ительны е

отрицательные

1 0 , 3 8
( 3 , 8 )

— 0 , 0 4
( - 0 , 4 )

— 0 , 6 7
( - 6 , 7 )

— 0 , 7 1
( - 7 , 1 )

4 , 1  (4 1 ) — 3 , 0 3
( - 3 0 , 3 )

— 0 , 7 2
( - 7 , 2 )

— 1 , 9 6
( - 1 9 , 6 )

3 , 7 6  ( 3 7 , 6 )  

— 5 , 3 6  (— 5 3 , 6 )

2 1 ,1  (1 1 ) + 0 , 4 1
( + 4 , 1 )

— 1
( - 1 0 )

— 0 , 5 9
( - 5 , 9 )

6 , 2 4  ( 6 2 , 4 ) — 4 , 5 9
( - 4 5 , 9 )

— 0 , 8 6
( - 8 , 6 )

— 2 , 3 2
( - 2 3 , 2 )

6 , 2 1  ( 6 2 , 1 )  

— 6 , 8 8  (— 6 8 , 8 )

3 1 , 8 5
( 1 8 , 5 )

1 , 3 5
( 1 3 , 5 )

— 1 ,0 1
( - 1 0 , 1 )

0 , 3 4  ( 3 , 4 ) 6 , 2 8  ( 6 2 , 8 ) - 4 , 6 4
( - 4 6 , 4 )

— 0 , 4 1
( - 4 , 1 )

- 1 , 1 2
( - 1 1 , 2 )

7 , 7 3  ( 7 7 , 3 )  

— 4 , 6 6  (— 4 6 , 6 )

4 1 , 3  (1 3 ) 1 , 7 6
( 1 7 , 6 )

— 0 , 6 7
( - 6 , 7 )

1 , 0 9  ( 1 0 , 9 ) 4 , 2 1  ( 4 2 , 1 ) — 3 , 1 2  
( - 3 1 , 2 )

0 , 6 1  ( 6 , 1 ) 1 , 6 5  ( 1 6 , 5 ) 9 , 3 9  ( 9 3 , 9 )  

- 1 , 4 9  ( - 1 4 , 9 )
5 0 0 0 0 0 0 0 0 0



ния, а также расчетные значения моментов при неблагоприятных 
сочетаниях постоянных и временных нагрузок. При учете одновремен
но двух и более временных нагрузок вводился коэффициент сочета
ний rtc—0,9.

Как видно из табл. 26, наибольший положительный момент — 
в сечении 4, а отрицательный — в сечении 2. Для расчетных сечений 
4 и 2 определим значения нормальных сил.

Сечение 4: х=8,92 м; q>4=46°27/; sin <р4= 0,725; cos <p4=0,69.
Нормальная сила определяется по формуле

N  =  Q° cos ф4  +  Н  sin ф4 »
Расчетные усилия получены в результате учета всех видов за- 

гружения, причем к значениям снеговой, ветровой и крановой нагру
зок вводим коэффициенты сочетания лс= 0 ,9 .

Для вертикальных нагрузок определяем значение балочных по
перечных сил:

от собственного веса Q |=2,74—8,92-0,23 = 0,69 тс (6,9 кН);
от постоянной сосредоточенной нагрузки Q2 = 1 , 1 1  тс (11,1 кН);
от снеговой нагрузки Q§= (1,58—0,27*2,67)0,9=0,69 тс (6,9 кН);
от временной сосредоточенной нагрузки Q°= 3 -0 ,9 = 2 , 7  тс 

(27 кН).
Суммарное значение балочной поперечной силы в сечении 4— 

Q°=5,19 тс (51,9 кН).
Суммарный распор от тех же загружений

Я =  1,04 +  0 ,6 1 + 0 ,9  (0 ,9 0 +  1,88) =  4,15 тс (41,5 кН).
Нормальная сжимающая сила от вертикальных нагрузок 

Яр =  — (5,19*0,69 +  4,15*0,725) =  — 6,56 тс (65,6 кН).
Нормальная сила от ветровой нагрузки определяется по формуле

ЛГ;= V |co s9 4+ i> 1a n 2 >5 9 1 +  - ^ P 1 sm0,5<p1 + t f Asin<p4.

По табл. 23
VA =  0,137 тс (1,37 кН); ЯА= — 1,4 тс (14 кН). 

Остальные входящие в формулу величины равны:
P i =  1,24 тс (12,4 кН); P t =  0,91 тс (9,1 кН);

2 ,5срх =  15° 57'; sin 2,5 «ft =  0,282; 0,5q>i =  3oI l ' ;
8 т0 ,5 ф ! =  0,055.

Тогда с учетом коэффициента сочетания нагрузок 

Л| =  0,9^— 0,137-0,69 +  1,24-0,282 +-£-0,91-0,055 — 1,4-0,725j =  

=  0,68 тс (6,8 кН).

Суммарное значение нормальной силы в сечении 4 равно 

/V, =  Л(р +  /V* =  — 6,56 +  0,68 =  — 5,88 то (58,8 кН).
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Сечение 2: х2=3,72 м; ф2 =33°4Г; sin <р2 =0,555; cos ф2=0,832.
Для этого сечения получаем аналогично сечению 4: 
поперечную балочную силу Q°=6,28 тс (62,8 кН); 
суммарный распор Н =4,15 тс (41,5 кН);
нормальную силу от вертикальных нагрузок #р=7,51 тс 

(75,1 кН);
нормальную силу от ветровых нагрузок #5=1,18 тс (11,8 кН); 
суммарную нормальную силу # 2 = 8 , 5 7  тс (85,7 кН).

Подбор сечения арки
Арка раскреплена прогонами кровли, соединенными со связевы- 

ми фермами.
В части арки с положительным моментом имеет место раскрепле

ние сжатой кромки, а в части арки с отрицательным моментом — 
растянутой. Проверка должна выполняться на сжатие с изгибом в 
обоих сечениях: в сечении 4 — по формулам п. 4.4, в сечении 2 — по 
формулам п. 4.6 настоящего руководства.

Задаемся высотой сечения, равной V4 0  пролета, что соответствует 
рекомендациям п. 7.2 настоящего руководства; принимаем высоту 
сечения /t=58,5 см — из 13 слоев толщиной 4,5 см, а ширину сечения 
Ь—14 см. Для принятых размеров

F =  hb =  58,5-14 =  819 см1*

Wx =  - у -  =  8000 см»;

2026
=  119,

0,29А 0,29*58,5
а коэффициент, учитывающий высоту сечения, т*=1,06.

Находим величину коэффициента |  в сечении 4, в котором М 
=9,39 том  (93,9 кН-м), # 4 =5,88 тс (58,8 кН), по формуле

^  1192-5880
£=, 1  — ___ „ — ___ i — 0,21 = 0 ,7 9 .

3100 Ra F 3100-156-819
Расстояние между связями

1 , 5  м <
70 Ь2 
h

70*14»
58,5

=  234 см,

т. е. имеет место сплошное раскрепление сжатой кромки.
В соответствии с п. 4.4 настоящего руководства расчет выполня

ем по формуле (20) главы СНиП 1I-B.4-71
М

У х* *  I
<  R$t

и напряжения сжатия, вычисленные по приведенной выше формуле, 
будут равны:

5880
Ог= +

939000 ^  147 кгс/см» (14,7 МПа) <
819 ' 0,79*8000*1,06

< 1,2*130 кгс/см» < 156 кгс/см» (15,6 МПа).
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Сечение 2; М3 = —6,88 тс»м (68,8 кН*м), М2=8,57 тс (85,7 кН). 
Сечение раскреплено со стороны растянутой кромки. Поэтому расчет 
производим по формуле (4.10) с учетом п. 4.5 настоящего руковод
ства, т. е. с проверкой устойчивости плоской формы изгиба. Для это
го определяем сначала величину при расчетной длине /р=2026 см, 
ширине поперечного сечения Ь —14 см и гибкости

X = _ ! е _ = _ 2 ® ? 6 _ =500
в 0,296 0,29-14

Получаем

4V =  %  =

3100
500*

[о ,75 + о,о6 ( А ) , ] _  

[ ° .7 5 +  ° . 0 б ( - |^ | - ) ’]  =  0,779.

3100
к 2

Для определения (рб.уп находим предварительно срб по формуле 
(4.8) при величине коэффициента £ — 160 (п. 6 табл. 6 настоящего 
руководства):

Фб» “  Фб.уп—
kb% 160. 1 4 2

Мр  58,5.2026
-  0,265.

Тогда по формуле (4.12)

Фб.уП =  Фб-уп (»>75 +  0 - 14 - у )  =  О’265 (l >75

Л , , 2026 \  , Л 
+  0,1 58,5 ) “ 1,3-

58,5
2026

Для данного сечения

Ъ х = 1
111*-S570------------------ =  0,69.

3100.156.819
Вычисляем напряжение сжатия по формуле (20) главы СНиП 
И-В.4-71:

8570
819

688 000

0,69*8000* 1,06
1 0 ,8 + 1 1 7 ,2 =  128 кге/см*

(12,8 МПа) < 156 кгс/см* (15,6 МПа).
Проверяем условия устойчивости по формуле (4.10) настоящего ру 
ководства:

8570
819-0,89.156 ( 0,69-

688 000

8000-1,3-156 ) = 0,07 + 0 ,3 7  =  0,44 <  I .

Таким образом, наиболее напряженным является сечение 4, ко
торое должно быть проверено после расчета связевых ферм в соот
ветствии с указаниями п. 11.15 настоящего руководства на действие 
дополнительных моментов в плоскости арок от горизонтальных уси
лий. Опиранне арок на фундаменты и устройство конькового шарни
ра показано на рис. 24.
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8. РАМЫ. ОСНОВНЫЕ ПОЛОЖЕНИЯ ПО ПРОЕКТИРОВАНИЮ
8.1. Клееные деревянные рамы рекомендуются однопролетные 

трехшарнирные с дощатоклееными ригелями и стойками прямоуголь
ного поперечного сечения переменной высоты по длине следующих 
типов:

а) из прямолинейных ригелей и стоек, соединенных в карнизном 
узле на зубчатый стык;

б) из прямолинейных элементов с соединением ригелей и стоек 
в карнизном узле с помощью гнутоклееной или трапециевидной встав
ки на зубчатом стыке;

в) из гнутоклееных полурам;
г) из ригелей, стоек и упирающихся в фундамент подкосов, с по

мощью которых образуется рамный карнизный узел;
д) из ригелей и стоек, соединяемых в карнизном узле сжатым 

раскосом и стяжным болтом или стальными накладками в растянутой 
зоне.

Рамы типов «а» — «в» собираются из целых полурам заводского 
изготовления. Рамы типов «г» и «д» поставляются заводами в виде 
линейных элементов (ригелей, стоек, раскосов и подкосов) и соби
раются в полурамы или целые рамы на месте строительства.

8.2. Рекомендуемые геометрические размеры определяются: для 
рам типов «а» — «в» из условий перевозки (пролеты 12—24 м, высо
та стоек 2,6—4,5 м), для рам типов «г» и «д» высота стоек не огра
ничивается, а пролеты принимаются равными 12—24 м. При двух
консольных рамах с большим вылетом консоли допускается увели
чивать пролет (см. пример 8.3); для рам всех типов уклон ригеля 
‘A-Va, шаг 3 - 6  м.

Высота сечения ригеля в карнизном узле принимается в преде
лах Vi2—7зо пролета, высота сечения ригелей в коньке не менее 0,3 
высоты сечения ригелей в карнизном узле, высота сечения стоек у 
опор рам типов «а»—«в» и «д» принимается не менее 0,4 высоты в 
карнизном узле.

8.3. Дощатоклееные рамы могут применяться в зданиях различ
ного назначения с утепленными или неутепленными ограждающими 
конструкциями из панелей или по прогонам с рулонными, асбестоце
ментными или стальными кровлями.

8.4. Все прямолинейные элементы рам склеиваются из слоев 
толщиной не более 50 мм, а все криволинейные (гнутоклееные полу- 
рамы, гнутоклееные вставки) — из слоев не толще Viso радиуса кри
визны.

8.5. Прямолинейные ригели и стойки переменной высоты по дли
не, убывающей от карнизного узла к коньку и пяте рамы, могут быть 
получены распиловкой ранее склеенных прямолинейных пакетов по
стоянной высоты или выполняются ступенчатыми из слоев разной 
длины; при этом в зоне наибольших моментов рекомендуется усту
пы делать плавными с общим уклоном Vs—V7 . Возможна также опи
ловка ступенчатых элементов изнутри рамы для придания им трапе
циевидной формы.

8.6. Прямолинейные участки гнутоклееных полурам выполняют
ся переменной высоты аналогично указанному в п. 8.5 настоящего 
руководства.

8.7. Соединение в карнизном узле ригелей и стоек рам типа «а» 
производится по биссектрисе с помощью зубчатого стыка, фрезеров
ка которого выполняется механизированно.
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8.8. Соединение гнутоклееных или трапециевидных вставок с ри
гелями и стойками в карнизном узле рам типа <б> выполняется ме
ханизированно с помощью зубчатого стыка.

8.9. Все элементы, включая стоики и подкосы, рам типа «г» вы
полняются из клееной древесины. Ригель в рамах типа «г» может 
быть продолжен наружу для образования карниза или навеса; в по
следнем случае при большом вылете может применяться также внеш
ний подкос, поддерживающий консоль, — дополнительный или заме
няющий стойку (см. пример 8.3 настоящего руководства).

8.10. Ригели рам всех типов соединяются в коньке непосредст
венно лобовым упором части сечения, центрированного по оси риге
ля или с помощью стального шарнира, так же, как в арках (п. 7.4 
настоящего руководства).

8.11. Статический расчет трехшарнирных рам производится ана
логично трехшарнирным аркам.

8.12. Расчет рам на прочность и устойчивость производится при 
следующих схемах загружения:

а) расчетная постоянная и временная нагрузки на всем пролете 
рамы;

б) расчетная постоянная нагрузка на всем пролете и расчетная 
временная нагрузка на половине пролета;

в) по схемам «а> и «б» в сочетании с ветровой нагрузкой.
П р и м е ч а н и е .  При высоте стойки рамы до 4 м расчет на вет

ровую нагрузку может не производиться.
8.13. Проверку нормальных напряжений в рамах следует произ

водить:
в сечениях по биссектрисе и нормальных к поясу или стойке 

у конца биссектрисного сечения рам типов «а» и «д>;
в криволинейной части в месте наибольшего момента и в нор

мальных сечениях ригеля и стойки в месте зубчатого стыка рам 
типа «б»;

в криволинейной части в месте наибольшего момента рам 
типа «в»;

в сечении, нормальном к оси ригеля у конца подкоса и между 
стойкой и подкосом (если на этом участке применено меньшее сече
ние, чем у конца подкоса) рам типа «г».

В других сечениях ригеля и стойки проверка нормальных напря
жений не требуется, если выполнены указания п. 8.2 настоящего ру
ководства в отношении высот сечений в коньке и пяте стойки к вы
соте сечения в карнизном узле. Проверку на скалывание следует про
изводить в пяте стоек, а в рамах типа «г» — между верхом стойки и 
подкоса.

8.14. При соблюдении рекомендуемых в п. 8.2 настоящего руко
водства размеров сечений элементов рам проверка прогиба их в конь
ке не требуется; должен определяться прогиб консоли в рамах 
типа «г».

8.15. При расчете карнизного узла рам типа «а>, выполненного 
на зубчатом стыке по биссектрисе, учитывается криволинейность 
эпюры напряжений, для чего расчетная высота биссектрисного сече
ния принимается Лр=0,85 Лс, где Ы — размер биссектрисного сече
ния. Расчетный момент сопротивления для этого сечения определя
ется по формуле

рас —
(0 ,85/^)2 6/?1б 

6
=  0,12/ig6/ne , (8. 1)
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где b — ширина сечения;
— коэффициент, определяемый по табл. 18 п. 4.9 главы СНиП 

II-B.4-71 для расчетной высоты сечения.
Расчетная площадь биссектрясного сечения

Fg =  0,85/i(5 b. (8.2)
Проверка краевых напряжений в биссектрисном сечении произ

водится по формуле

<  Rea, (8*3)
N

’■~Т' + рае £
в которой
N и М — нормальная сила и изгибающий момент в биссектрисном се

чении;
Rea — расчетное сопротивление сжатию (смятию) под углом а, 

образуемым биссектрисным сечением с нормалью к оси
стойки, принимаемое по

Рис. 27. Коэффи-
учиты- 

вающий распреде
ление напряжений 
в сжатой зоне 

кривого бруса 
гср — средний ра
диус кривизны 
бруса; h — высота 
поперечного сече

ния

кривой а рис. 
СНиП II-B.4-71.

1 главы

Е =  1 3100Я. F6p

где кх определяется по 
приведенному радиусу инер
ции и Fep — по приведенной 
высоте сечения в соответ
ствии с указаниями п. 8.17 
настоящего руководства.

8.16. При расчете криво
линейного участка в кар
низном узле рам типов «б» 
и «в» проверка напряжений 
сжатия производится по 
формуле

N
+

м
IxW

kc Rq, Л1|*в ,
рас

(8.4)

момент в расчетном

момент со* 
h и ши-

^раа
rAeAf и М — нормальная сила и изгибающий 

сечении;
*рас и 1Грас — расчетная площадь поперечного сечения

противления, вычисленные для полной высоты 
рины Ь сечения криволинейного участка; 

fte — коэффициент, учитывающий распределение напряжений 
в кривом брусе в зависимости от отношения средне
го радиуса кривизны к высоте поперечного сечения h и 
принимаемый по графику рис. 27; 

т гн— коэффициент, определяемый по табл. 12 главы СНиП 
II-B.4-71;

6 = i -
3100/?с /л i'll F gp
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где Хх определяется по приведенному радиусу инерции, a Ftp— 
по приведенной высоте сечения Лнр, определяемым в соответствии с 
п. 8.17 настоящего руководства.

П р и м е ч а н и е .  Проверка растягивающих напряжений в рас
четном сечении криволинейного элемента не требуется.

8.17. Приведенная высота сечения рамы определяется в соответ
ствии с данными табл. 7 настоящего руководства применительно к 
эпюрам моментов в стойке и ригеле по формуле

Апр —
Апр.ст *^ст ±  AflCT £ц>Т Ч~ АПр.р Sp

и
(8.5)

где АПр.ст, Апр.р — приведенные высоты сечений стойки и ригеля, по
лучаемые умножением максимальной высоты их 
сечения на коэффициент kh\

Лист— высота сечения криволинейной части карнизного 
узла;

5ст, 5 ВСХ, Sp— длины стойки, криволинейной части карнизного 
узла и ригеля;

$ — расчетная длина оси рамы, принимаемая равной 
половине ее полной длины.

Гибкость рам определяется по формуле

^ де — («.«)0.29Апр
П р и м е ч а н и е .  Для рам типа «г»;

/в — длина ригеля от конькового шарнира до конца подкоса, рас
крепленного из плоскости изгиба, или длина консоли до ана
логично раскрепленного подкоса;

hup— приведенная высота ригеля или консоли на участке, равном /#.
8.18. Проверка устойчивости плоской формы изгиба рам выпол

няется в соответствии с пп. 4.5 и 4.6 настоящего руководства, как 
правило, для случая раскрепления рам элементами кровельных по
крытий со стороны растянутой кромки.

8.19. Проверка на скалывание по клеевому шву при прямоуголь
ном поперечном сечении рам производится по формуле

т =  (8.7)
ААрас

где Q— наибольшая поперечная сила в рассматриваемом сечении; 
А — высота сечения;

Ара* — расчетная ширина сечения, принимаемая равной 0,6 b. 
Пример 8.1. Запроектировать трехшарнирную гнутоклееную раму 

из сосновых слоев под кровлю из утепленных панелей с рулонным 
ковром.

Исходные данные

Внешние габариты рамы: пролет 18 м, высота в коньке 5,24 м, 
высота прямолинейной части стойки 0,6 м; высота стойки до точки 
пересечения касательных к внешним граням стойки и ригеля 3 м. 
В соответствии с п. 8.2 настоящего руководства задаемся предвари
тельно: высотой поперечного сечения в гнутой части полурамы 
(в карнизном узле), равной Ащ —80 см, или V2 2  пролета; высотой в 
коньке hh—30 см, что более 0,3*80=24 см; высотой сечения в пяте 
стойки Аст-^50 см, что больше 0,4*80=32 см, шириной сечения А —

7!



**16 см. Радиусы кривизны приняты: внешний гЯар—3,1 м, внутренний 
^ = 2 ,2 5  м, средний гСр=2,65 м. Толщина слоев 6=1,5 см. Отноше
ние толщины слоя к радиусу кривизны

6 1 , 5 ____1 _
гвн “  225 ”  150 ’

что соответствует требованиям п. 8.4 настоящего руководства.

Л
г

рцс. 28. Гнутоклееная трехшарнирная рама. Геометрия полурамы

Загружение/
S  ш ш к е ш и ш :....

Загружешег
Е Н И П К лШ ТП1111И11111111........I I I I I I I I ПП-̂
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Геометрическая схема полурамы, построение ее расчетной оси 
и характерные сечения показаны на рис. 28, а расчетная схема — иа 
рис. 29. Расчетный пролет рамы /—17,5 м, высота в коньке f**5,09 м, 
уклон оси ригеля а=16°, уклон верхней кромки ригеля 1 :4  (14°), 
уклон оси стойки 81е.

Продольная устойчивость здания обеспечивается связевыми 
фермами и панелями стен и кровли.

Расчетные нагрузки:
временная (снег) Р=630 кгс/м (6,3 кН/м); 
постоянная g,=340 кгс/м (3,4 кН/м); 
полная ?=970 кгс/м (9,7 кН/м).
Расчетные сопротивления древесины: 
на изгиб Ри —130 кгс/см2 (13 МПа); 
на скалывание Rcк—24 кгс/см2 (2,4 МПа).

Расчет рамы
Максимальные усилия в гнутой части рамы возникают при дей

ствии полной расчетной нагрузки (постоянной и временной) по всему 
пролету рамы q—970 кгс/м (9,7 кН/м). Возникающие при этом опор
ные реакции: 

вертикальные

А =  В =  =  8488 кгс =  8,49 тс (84.9 кН),
* Z

горизонтальные (распор)
0?
Sf

970-17,5»
8-5,09

=  7295 кгс =  7,3 тс (73 кН ).

Координаты точки на криволинейном участке оси рамы с макси
мальным изгибающим моментом определяем из условия равенства 
нулю поперечной силы

Q =  (Л — qx) cos <р — Н sin <р — 0,

где Ф — угол наклона касательной к оси рамы в расчетном сечении, 
определяемый подбором;

х  — координата расчетного сечения по оси абсцисс, равная в 
нашем примере 0,15+гср (cos 9°— sin ф).

При ф =  46°, sin ф =  0,72 и cos ф = 0,695,
х =  0,15 +  2,65 (0,99 — 0,72) — 0,87 м,

и поперечная сила равна:
Q =  (8,49 — 0,97-0,87) 0,695 — 7,3-0,72 »  0.

Ордината расчетного сечения
0=0,93 + г ср (cos ф — sin 9е) =  0,93 +  2,65 (0,695 — 0,156) =  2,36 м.

Максимальный изгибающий момент в расчетном сечении
ах* 970-0,87»

МХ= А Х~  — Ну  =  8488-0,87— ---- ~ —  — 7295-2,36 —

=  — 10200 кгс-м (102 кН*м).
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Нормальная сила в расчетном сечении
Nx =  (А — qx) sin q> +  И cos q>»  (8488 — 970*0,87) 0,72 +

+  7295*0,695= 10 545 кгс (105,5 кН).
Геометрические характеристики расчетного сечения: площадь

поперечного сечения
Fpac =  bh =  16*80 =  1280 см*;

расчетный момент сопротивления при /Лб=0,9, определенном по 
табл. 18 главы СНиП II-B.4-71;

bh2 16*80*
Ирас =  =  °»9 — ~—  =  15360 см*;О о

момент инерции

/  =
bh*
12

16*809
— — = 682  670 см*. 

12

Проверка напряжений сжатия в расчетном сечении.
Определяем предварительно приведенную высоту сечения по 

н. 8.17 и табл. 7 настоящего руководства:
длина стойки по оси Sc*=93 см; й®т *=50 см; h =80 см; 
длина гнутой части SrH =  300 см; АГи=80 см; 
длина ригеля Sp=695 см; й£=30 см; h =80 см; 
длина полурамы 1о=93 +  300+695 =1088 см.
Применительно к характеру эпюры моментов коэффициенты 

жесткости стойки определяем по формуле схемы 6, а ригеля — по 
формуле схемы 7 табл. 7 настоящего руководства.

*ж.ст =  0 , 2 + 0 , 8  = 0 , 2  +  0 ,8 -Ц - =  0,7}

*ж.р =  0.35 +  0,65 +  =  0,35 +  0 ,6 5 -^ -  =  0,598.

При этом приведенные высоты: 
для стойки

3 —  з
п̂р.ст — h йж.ст 8=1 50 ^ 0,70 =  71 см;

для ригеля

йпр р =  h V йж.р =  50У  0,598 =  62,2 см.
Приведенную высоту сечения полурамы определим по формуле 

(8.5) настоящего руководства:
^Пр.СГ $ст +  &гн «$гн +  ftnp.pSp 

/•
71-93 +  80*300 +  67,2*695 

1088

Йпр —

=  71 см,



а приведенный радиус инерции
rnp =  0,29А„р =  0,29*71 =  20,6 см.

Принятым и найденным значениям размеров конструкции соот
ветствуют:

площадь поперечного сечения
Fcp =  hnp 6 = 7 1 -1 6 = 1 1 3 6  сма;

гибкость

=
1088

=  53;
rnp 20,6

величина коэффициента, учитывающего снижение расчетных со

противлений для гнутых элементов при отношении ~ ~
о

согласно табл. 12 главы СНиП II-B.4-71, /пгн=0,8, тогда

53М0545

=  150,

Л2ЛГX14 =  1 =  0,92.
3100# и mrH Fgp 3100*130.0,8*1136

Величина расчетного сопротивления сжатию и изгибу в гнутой 
части рамы равна:

# с т гН=  130-0,8=  104 кгс/см8 (10,4 МПа),

а при соотношении г ср 265
=  3,32 по рис. 27 /ес = 1,11.h г и 80

Сжимающие напряжения в расчетном сечении по формуле (8.4) 
будут:

N Mkt
0я —

10 545 1 020 000*1,11
У*рас 1280 0,92*15 360

=  88,5 кгс/см8 (8,85 МПа), 
т. е. меньше расчетного, равного 104 кгс/см8 (10,4 МПа).

Проверка устойчивости плоской формы изгиба 
(по п. 8.18 настоящего руководства)

По ригелю рамы уложены панели покрытия шириной 150 см, а 
к стойке присоединены стеновые панели такой же ширины. В карниз
ном узле (см. рис. 28) для крепления панелей предусмотрены допол
нительно стойка и ригель. Расстояние между связями, крепящими 
панели к раме, не более 150 см. В пределах карнизного узла должно 
быть обеспечено раскрепление верхней кромки по граням крайних 
панелей.

Свободная длина верхней кромки между связями будет равна 
, 70ЬЯ 70-16*

200 см, что меньше, чем 1р =  —---- =  ——— =  255 см, а поэтому в
Л пр 71

соответствии с п. 4.3 настоящего руководства имеет место сплошное 
раскрепление растянутой кромки и расчет должен быть выполнен 
согласно п. 4.6 настоящего руководства.

Рассмотрим заменяющий прямолинейный сжато-изогнутый эле
мент длиной от опоры до точки нулевого момента в ригеле при дей
ствии равномерно распределенной нагрузки на всем пролете рамы.
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Координаты нулевой (см. рис. 29) точки находим из нижеследующих 
уравнений:

y =  tf' +  tg a (* 1 — * '); 
ах*

Ах — ^ -  +  Нд =  0,

где Л=8,49 тс (84,9 кН), # = 7 ,3  тс (73 кН), <7=0,97 тс/м (9,7 кН/м), 
у '=3,16 м, tg a =0,287, х/=2,0б м. После подстановки числовых зна
чений и необходимых преобразований получим уравнение

** — 13,2*+  38,8 =  0,
откуда *!=4,43 м, х2=8,75 м. Значение х2 соответствует точке конь
кового шарнира. При значении *1=4,43 м расчетная длина рамы бу
дет равна:

7Р =  0,93 +  3
4,43 — 2,06 

0,96
=  6,4 м;

гибкость

к
640

20,6 — 32,

а площадь поперечного сечения /7=  1136 см2. 
Тогда

32*. 10 558 
3100-104.1136 0,973.

В соответствии с п, 4.6 настоящего руководства проверку выпол
няем по формуле (4.10) с заменой <ру и фб на фуз и ф^уп1

N f  Mkc \*
— -------+  ( ------------7-------  I < 1 .
*Ру.»*с

Гибкость рамы из плоскости изгиба

Кд — h 640
=  137.0,29-16

Определяем сначала ф* по формуле (4.11) настоящего руководства

^ ( о , ге+о ,о е |) =Ф„ =  Ф, =  '

3100 /  640* \
=  (°>75 + °>06 Y iГ ) =  <М65.5,63 =  0,93,

Определяем q)g, для чего коэффициент k принимаем по п. 6 табл. 6 
равным 160, и по формуле (4.8) находим

kb* 160-16*
Фбуп~  ft/p “  71-640 ~ ° * 8-
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По формуле (4.12)

% „ - ? № ( ' . r e - ^  +  0 . u £ ) - 0 . e ( l . 7 5 - ^ +

+  0 . 1 4 - ^ - ) - 1 , 1 5 .

После подстановки всех величин в формулу (4.10) получим 
10558

1280.0,93-104
/ «Й0000.1.И .у _ „ ,087+0.32_ 0 ,41 <,.
\0 ,973-17200.1,15-104 ;

а

il

---

И

Рис. 30. Опиравие раиы на фундамент
1 — башмак нз листа 6=12 мм; 2 — болт диаметром 20 мм; 3 — глухари диа
метром 12 мм; 4 — шов впритык с подваркой корня; 5 — три слоя рубероида; 

6 — расчетная схема башмака

Таким образом, устойчивость обеспечивается без устройства вер
тикальных связей.

Стойка рамы проверяется в пяте на скалывание по клеевому шву 
по формуле (8.7) настоящего руководства

т  =
1,5Q 
bhCT <  RcKt

где Q =  H=7300 кгс (73 кН); АСт=50 см, 
откуда

т = 1,5*7300 
0,6-16-50

=  22,8 кгс/сма (2,28 МПа) < 24 кгс/см2 (2,4 МПа).
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При расчете опорного башмака (рис. 30) его высота^определяет
ся из условия смятия стойки поперек волокон под воздействием рас
пора Я. При Лем=24 кгс/см2 необходимая высота башмака

Лб =
Я

bR€U
7300

16-24
=  19 см.

Принимаем Аб=20 см.
Вертикальную пластину башмака, воспринимающую распор, рас

считываем на изгиб, как балку, частично защемленную на опорах, 
с учетом пластического перераспределения моментов на действие из
гибающего момента

М =
т
16

w  -

7300-16
16
М

~ *н “

— 7300 кгс-см (73 кН-см), 

7300
2100

=  3,47 см®.

Этому моменту сопротивления должен равняться момент сопротивле
ния, определяемый по формуле

„  *6® 206*

в которой 6 — толщина пластинки, 
откуда

6 =
3,47-3

10
1,02 см.

Принимаем 6=1,2 см, W=4,8 см3.
Боковые пластины принимались той же толщины. В запас прочности 
принимаем /7в.п=20* 1,2=24 см*. 117=4,8 см*
Растягивающее усилие

- т
N

7300
=  3650 кге (36,5 кН);

Ft. п Г
3650 7300

= 154 +  1540 =
24 ^  4,8

1694 кгс/см2 < 2100 кгс/см* (210 МПа).

Башмак крепим к фундаменту двумя болтами, работающими на 
срез и растяжение. Сжимающие усилия передаем непосредственно 
на фундамент. Изгибающий момент, передающийся от башмака, Л1= 
=7300-10 =  73 000 кгс-см (7,3 кН-м), а момент сопротивления опор
ной плоскости башмака

Г 26/*
6

2-9-28*
6

=  2340 см*,

где 6=9 см — ширина опорной плоскости башмака; 
/=28 см — длина опорной плоскости башмака.
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Сжимающие напряжения под башмаком 

ос =  ~ ~  =  =  3 1  кгс/см2 (3,1 МПа) < 60 кгс/см* (6 МПа)

при бетоне М-150.
Принимаем болты диаметром 20 мм (Л р—3,14 см2; Fn =  

=2,18 см2). Для того чтобы срез воспринимался полным сечением 
болта, ставим под гайками шайбы толщиной 10 мм. Усилия в болтах 
(см. расчетную схему на рис. 30) будут: 

растягивающее (на один болт)

* Р  =
М 73 000-3 

4-28
=  1960 кгс (19,6 кН);

срезывающее
Н 7300

iVCp =  “  =  — ——  =  3650 кгс (36,5 кН).

Напряжение растяжения в пределах нарезки (см. п. 3.4 главы 
СНиП II-B.4-71)

jy 1960
ор =  ~ ~  =  2 ^  =  900 кгс/см* (90 МПа) < 0,8ЯР =  0,8-2100 =-

=  1680 кгс/см* (16,8 МПа).
Напряжение растяжения по целому сечению 

N  1960
а* =  - - — =  =  625 кгс/см* (62,5 МПа).

р ^бр 3,14
Напряжения среза

Оср — ср

^бр
3650
3,14

1165 кгс/см* < Лвр =  1300 кгс/см» (130МПа),

Прочность болтов, присоединяющих накладки 
в коньковом узле

На накладки действует поперечная сила от односторонней снеговой 
нагрузки

Q eL
8

630*17,5
----- —2— =  1378 кгс (13,78 кН),

где р=630 кгс/м (6,3 кН/м) — снеговая нагрузка.
Размеры и расчетная схема накладок приведены на рис. 31. На 

каждый из болтов, ближайших к коньку, будет передаваться усилие
Он
2/.

1378*47
2*35

=  918 кгс (9,18 кН),

где 1\ — расстояние между болтами на ригеле полурамы;
I% — расстояние между крайними болтом и осью симметрии 

рамы.
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На крайний болт передается усилие 
N* =  2Nx — QH =  1836 — 1378 =  458 кгс (4,58 кН) < 918 кге (9 ,8кН). 
По рис. 6 находим коэффициент ka =0,6 для расчета стальных ци
линдрических нагелей диаметром 1,6 см при направлении усилий 
под углом к волокнам а =90°;

918
Т'ср — =  ~ 2 - =  459 кгс (4,6 кН) — усилие,

приходящееся на один срез болта (п= 2 — число срезов).

Рис. 31. Коньковый узел
/ — накладка 170x100 мм; 2 — болты диаметром 16 мм

Из условий изгиба болта

Та =  250d*V X  =  194d2 =  459 кгс (4,59 кН),
откуда

принимаем болты диаметром 1,6 см.
Проверку боковых накладок на изгиб не производим ввиду оче

видного запаса прочности.
Пример 8.2. Запроектировать дощатоклееную трехшарнирную 

раму из прямолинейных элементов с зубчатым соединением в кар
низном узле под кровлю из утепленных панелей шириной 150 см 
с рулонной кровлей.

Исходные данные

Внешние габариты рамы и ее геометрические размеры показаны 
на рис. 32. Расчетный пролет /=17,6 м, высота в коньковом шарнире 
/=5,68 м. Сечение стоек и ригелей— прямоугольное шириной /> =  
=  14 см. Соединение ригеля и стойки в карнизном узле выполняется 
с помощью зубчатого стыка на клее КБ-3. Ригель и стойка изготов-
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ляются путем распиловки пакетов из сосновых слоев толщиной
4,5 см. Схема распиловки показана на рис. 33.

Для изготовления ригелей принимаем пакет из 28 слоев, а для 
стоек — из 30 слоев. С учетом припусков на распиловку, острожку 
наклонных кромок и образования зубчатого стыка принимаем се
чения:

в карнизном узле

Ау =  92

Рис. 32. Дощатоклееная трехшарнирная рама с зубчатым соединением в кар
низном узле

в пяте стойки
hn =  40 см (>  0,4йу =  36,8 см);

в коньке
hK =  30 см (>  0,3йу =  27,6 см),

что соответствует рекомендациям п. 8.2 настоящего руководства. 
Нормативные нагрузки (с учетом собственного веса ригеля): 
постоянная £н=300 кгс/м (3 кН/м); 
временная (снеговая) рн=300 кгс/м (3 кН/м); 
полная ри=600 кгс/м (6 кН/м).
Отношение постоянной нормативной нагрузки к снеговой 

gH____ 300 _
Р н  “  3 0 0  “  ;

в соответствии с п. 5.7 главы СНиП 11-6*74 коэффициент перегрузки 
л =  1,4. При а=16°40' в соответствии с п. 1 табл. 5 главы СНиП 
II-6-74 С= 1. Для постоянной нагрузки коэффициент перегрузки при
нят равным 1,1.

Расчетные нагрузки:
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постоянная g = 330 кгс/м (3,2 кН/м); 
временная (снеговая) 420 кгс/м (4,2 кН/м); 
полная </р = 750 кгс/м (7,5 кН/м).
В соответствии с п. 8.12 настоящего руководства расчет рамы с 

учетом ветровой нагрузки производить не требуется.
Расчетные сопротивления древесины: 
на изгиб /?н^130 кгс/см2 (13 МПа); 
на скалывание Rcк=24 кгс/см2 (2,4 МПа).

Рис. 33. Схема распиловки до- 
щатоклееиого блока на элемен

ты ригеля
Ий — высота сечения в коньке; 
h — высота ригеля в карнизном 
узле; tp— длина ригеля; 4 — 

припуск для нарезки зубьев

Максимальные усилия возникают в карнизном узле рамы при 
действии полной расчетной нагрузки (постоянной и временной) по 
всему пролету рамы qv= 750 кгс/м (7,5 кН/м).

Опорные реакции: 
вертикальные

А =  В =  —  =  -75° - -7—  = 6 ,6  тс (66 кН);
2 2

горизонтальные (распор)
</р /а 750-17,6»

Я
8/ 8-5,68

=  5,1 тс (51 кН).

Усилия в расчетном сечении 1—1 (х—0,26 м, ^=2,79 м) по оси 
биссектрисы карнизного узла (рис. 34): 

изгибающий момент

M t- i  =  Ax ----------------Ну =  6,6-0,26 —

0,75.0,26*
5 ,1 -2 ,7 9 =  — 12,65 тс м(126,5 кН м);

нормальная сила
" l - i

где ф =
106МГ

2

(Л — </р х) sin ф +  Я cos ф,

=  53е 20 '; sin ф =  0,8; cos ф =  0,6.

Тогда
ЛГ|_j =  (6,6 — 0,75*0,26) 0,8-f- 5,1*0,6 =  8,18 тс (81,8 кН).
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Усилия в сечениях 1—2 и 1—3 карнизного узла:
Alj_2 =  Afj_з =  12,65 тс-м(126,5 кН*м);

Яг_ 2 =  Л =  6,6 тс (66 кН);

N x_ з =  (Л — х) sin 18° 42' +  Я cos 18е 42' =

=  (6,6 — 0,75 0,26) 0,32 +  5,1*0,95 =  6,94 тс (69,4 кН );

Геометрические характеристики расчетных сечений определяем 
в соответствии с п. 8.15 настоящего руководства.

Рис. 34. К расчету карнизного узла 
а — эпюра аи в сечении 1—1; б «— эпюра а н в сечении 1—2 и 1—3

Для биссектрисного сечения 1—1: 
расчетная площадь

Fp =  0 ,8 5 ^ 6  =  0,85* 115* 14=  1370 см* 
hy___  92

(^6 = cos 36* 40' 0,8
=  115 см

)•
расчетный момент сопротивления определяем по формуле (8.1) 

настоящего руководства с учетом в соответствии с табл. 18 главы 
СНиП II-В.4-71 коэффициента /710=0,86 для высоты расчетного сече
ния Лр=0,85* 115=97 см:

1Тр =  0,12 hi Ьтб =  0,12-115*. 14-0,86= 19150 см».
Для сечений 1—2 и 1—3: 
расчетная площадь

F x_ 2 =  F x_з =  Ау 6 =  92 * 14 =  1285 см*;

расчетный момент сопротивления с учетом коэффициента т б =  
=*0,87 для Ау=92 см

1ГР =
0,87*92**14

6
17181 см*.
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Проверка напряжений сжатия 
в биссектрисном сечении 1—1 карнизного узла.

Определяем приведенную высоту сечения с учетом переменной 
жесткости ригеля, стойки и полурамы (см. п. 8.17 и табл. 7 настоя
щего руководства), для которых:

длина стойки SCt=2,8 м; h°=hn—40 см; h = h y— 92 см; 
длина ригеля Sp=9,015 м, А°=АК = 30 см, h—Ау= 9 2  см. 
Применительно к характеру эпюры моментов коэффициенты же

сткости принимаем для стойки по схеме 6, а для ригеля — по схе
ме 7 табл. 7 настоящего руководства:

Кж.„  =  0,2 +  0,8 =  0,2 +  0 ,8 - ^ -  =  0,548;п до
h° 30

/Сж.р =  0,35 +  0,65—  =  0,35 +  0,65 —  =  0,562.

Длина полурамы 4)=2,79+9,015 = 11,81 м. Приведенные высоты 
равны:

для стойки з . з _____
Апр.ст — А У ^ Г =  921/~0,548 =  75 см;

для ригеля

Апр.р =  А^/~/Сж.р ~  ^2}/"0,562 =  76,5 см; 
для сечения полурамы

Апр—
Апр.ст ̂ ст +  Ajjp.p 5р 75 *2,80 +  76,5*9,02

Т0 e  n j i
=  75,5 см.

Этим размерам соответствуют: 
приведенная площадь

Fnp =  75,5-14= Ю55 см2;
гибкость

к 1* 1181
* 0,29Лпр 0,29*75,5

j 542*8180
3lOORc Fnp _ 1 “  3100* 130-1055

=  54.

1 — 0,054=0,95 .

Расчетное сопротивление сжатию под углом а'=36°40' определя
ем по кривой а, рис. 1 главы СНиП II-B.4-71;

Rcu= 76 кгс/см* (7,6 МПа). Используя формулу (8.3), определя
ем напряжение сжатия в биссектрисном сечении 1—1:

Nl - l  М1-\ «180 1 265 000
Fp +  |* Г Р “  1370 +  0,95-19150

=  75,45 кгс/см* < 7 6  кгс/см* (7,6 МПа).
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Проверка напряжений в сечениях 1—2 и 1—5, 
нормальных к внешним кромкам стойки и ригеля 
и проходящих через вершину внутреннего угла.

Углы между направлениями нормальной силы и волокнами дре
весины:

для сечения /—-2 (в стойке) cti — 6°; 
для сечения /—3 (в ригеле) а а=2°.
Ввиду малости углов расчетное сопротивление древесины не 

уменьшается и Rcm.a ~  130 кгс/см2 (13 МПа).
По формуле (8.3) определяем напряжение сжатия для сечения

, Мг- 9 6940 1 265000
ai~ * ~  Fp +  \ x Wp ~  1285 +  0,95-17181 ~  

=  82,9 кгс/см*(8,29 МПа) < 130 кгс/см* (13 МПа).
Проверка напряжений в раме с учетом устойчивости 

плоской формы изгиба (см. п. 8.18).
По ригелю уложены панели покрытия, а к стойке присоединены 

стеновые панели шириной 150 см, максимальное расстояние между
( 706* 70-14*

присоединяющими их связями меньше/р= “ —  =  - ^—== 180 см,

т. е. имеет место сплошное раскрепление растянутой кромки (см. 
п. 4.2 настоящего руководства). В соответствии с п. 8.18 и 4.6 на
стоящего руководства заменим ломаную полураму прямолинейным 
сжато-изогнутым элементом переменного сечения длиной от пяты 
стойки до точки нулевого момента в ригеле от равномерно распре
деленной нагрузки на всем пролете рамы, сохранив при этом значе
ние расчетного момента Afi-i.

Координаты нулевой точки находим из уравнения

Мх ~  А, <7р*5 # „  =  0.

Заменив в этом уравнении величину ординаты ее выражением 
У— Sct+ ( x—0,26) tg а ', в котором tg a '= t g  18°42'==0,34, и подста
вив величины опорных реакций и расчетной нагрузки в уравнение 
момента, получим после преобразований квадратное уравнение

х*— 1 3 х + 3 6 ,7 = 0 ,
из которого Xi =  4,2 м, ха= 8 ,8  м (коньковый шарнир), а величина

5р =
4,2 — 0,26 3,9

=  4,1 м,
cos 18° 42' 0,95

Условная расчетная длина будет равна:
/ p =  ScT +  Sp =  2,8 +  4 , l = 6 , 9  м.

Приведенная высота сечения рамы АПр—75,5 см; радиус инерции 
гпр =  0,29-75,5 =  22 см, а гибкость

690
22

=  31,
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Нормальную силу определяем как полусумму N 1 - 2  и Л^_3, т. е. 

N0 =  660°-" 5940 =  6770 кгс (67,7 кН),

Находим для сечений I—2 и 1—3

Ь г = 1 =  I
31* *6770

=  0,99
3100/?с Fi—i 3100-130-1285

В соответствии с п. 4.6 настоящего руководства расчет выпол
няем по формуле (4.10) с заменой q>y и фб на <ру и <рб.

Гибкость рамы из плоскости изгиба
. h  690
Лу — ---- = 0,29-14

170.

Определяем сначала величину по формуле (4.И) настоящего 
руководства

. 3100

фу*“  к*
[о,75 +  0,0б )*] =

3100
170*

(о ,75 +  0,06 =  0,107-5,27 =  0,62

Коэффициент k для вычисления q>G определяем интерполяцией по 
п. 1 табл. 6 настоящего руководства:

$1 $С7 280
690

=  0,4;

fe=  190 +  - (270- - 190) 10 =  222,

По формуле (4.8) находим
kb* 222-14*

Ф б_ Ыр ~  75,5-690 -  0,83-
По формуле (4.12) настоящего руководства

Ф б = Ф б .у п (1 .7 5 -^  +  0 , 1 4 ^  =

=  0,83^1,
75Ж + 0’, 4 ^ “ ' ’21

690 \

По формуле (4.10) получаем

4 — + ( — at — у _
Ру.*^0 \  £* ^  Фб уп /

6940
Fify.Ro \ I 1285-0,62-130

, [ 1 265 000 \*
+  (о,99-19150-1 , 2 1  • 130/ ~  0,066 +  0,3 ~  0,37 <  1
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Таким образом, устойчивость обеспечивается без постановки в 
карнизном узле дополнительных связей, раскрепляющих сжатую 
кромку.

Проверка болтовых соединений в накладках конькового узла.
Конструкция узла н расчетная схема приведены на рис. 35. На 

накладку действует поперечная сила Qe от односторонней снеговой 
нагрузки, вызывающая в болтах растяжение силами Ni и N 2 :

<?н =
Pi
8

420*17,6
8

— 920 кгс (9,2 кН).

Рис. 35. Коньковый узел
а —общий вид; б — расчетная схема; /  — клееная коньковая подкладка; 2 — 

болты диаметром 16 мм

Усилия в болтах:
70 О» 70

^ = - ^  =  —  920=  1710 кгс (17,1 кН);

Nt =  1710 — 920 =  790 кгс (7,9 кН).
Конструктивно ставим болты диаметром 16 мм; F tр —2 см2, 

^■=1,35 см2. Напряжение по ослабленному нарезкой сечению с уче
том k —0,8 (глава СНиП И-В.4-71, п. 3.4)

1710
аР ~  п =  1580 кгс/см2 (158 МПа) < 2100 кгс/см2 (210 МПа).

0 ,8 * 1 ,3 5

Проверка опорного сечения стойки рамы 
на скалывание по клеевому шву.

Проверку выполняем по формуле (8.7) настоящего руковод
ства

e  1.5Q
Т 0,66Ап ’

где Q= 5 1 00 кгс (51 кН) — распор;
Лв==40 см — высота сечения на опоре.
Подставляя значения величин, получаем
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т =  - * -  -  22,8 кгс/см2 (2,28 МПа) <  24 кгс/сма (2,4 МПа).
0,6*14-40

Конструирование и расчет башмака могут быть выполнены так 
же, как и в примере 8.1.

Пример 8.3. Запроектировать двухконсольную трехшарнирную 
дощатоклееную раму здания холодного склада с асбестоцементной 
кровлей по прогонам.

Исходные данные

Расчетная схема и конструкция рамы показаны на рис. 36 и 37. 
Рама состоит из консольных ригелей переменного сечения и V-образ- 
ных подкосных стоек постоянного сечения, связанных с ригелем 
двухсторонними накладками на болтах; полурамы соединяются в

коньке непосредственным упором и подкладкой на болтах. Пролет 
рамы 24 м, вылет консолей 12 м, шаг рам 4,5 м. Угол наклона риге
ля к горизонту а=14°, sin а=0,24, cosa=0,97.

Рамы несут холодную кровлю из волнистых асбестоцементных 
листов усиленного профиля ВУ-2, уложенных по прогонам, шаг про
гонов по скату кровли 103 см и в плане— 1 м. Торцовые стены 
склада глухие, продольные — открытые. В плоскости кровли по длине 
здания предусмотрены связевые фермы, а против них в плоскости 
стоек — продольные связи, воспринимающие опорные давления вет
ровых ферм (см. пример 11.3 раздела 11). Район строительства по 
снеговой нагрузке — III, по ветровой — II.

Расчетные сопротивления древесины: 
на изгиб /?ж =  130 кгс/см2 (13 МПа); 
на скалывание Rcк= 24  кгс/см2 (2,4 МПа).
Нормативные нагрузки на 1 м2 кровли:
постоянная от веса кровли и прогонов gH=32 кгс/м2 (320 Н/м2); 
временная снеговая рн=Ю0 кгс/м2 (1 кН/м2); 
полная <7н=132 кгс/м2 (1,32 кН/м2).
Коэффициент перегрузки для собственного веса п=1,1 . Коэф-
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фициент перегрузки для снега в соответствии с п. 5.7 главы СНиП 
II-6-74 при отношении

е* 32
----- =  Т ал = 0 >32 равен: л=1,6.
Ра i w

Расчетные нагрузки на 1 м2 кровли: 
постоянная gp= 3 2 -1,10=35 кгс/см2 (350 Н/м2); 
временная снеговая рр=  100* 1,60= 160 кгс/м2 (1600 Н/м2); 
полная <7р= 195 кгс/м2 (1950 Н/м2).

/.-А

Нормативные нагрузки на 1 м ригеля: 
от веса ригеля

0 , 2 -- , 4500 — 80 кгс/м (0,8 кН/м);
2

от веса кровли и прогонов 32-4,5=144 кгс/м П 44 кН/м); 
суммарная постоянная gH—224 кгс/м (2,24 кН/м); 
временная (снеговая) Ря= 100-4,5=450 кгс/м (4,5 кН/м); 
полная <7н—674 кгс/м (6,74 кН/м).
Коэффициент перегрузки для временной нагрузки на ригель при 

отношении

—  =  —  =  0,5 равен: п=1.57.

Расчетные нагрузки на 1 м ригеля: 
постоянная gP=224-1,10 =  246 кгс/м (2,46 кН/м); 
временная (снеговая) Рр—450* 1,57=704 кгс/м (7,04 кН/м); 
полная Vp—950 кгс/м (9,5 кН/м).
Ветровое давление на кровлю здания без продольных стен (по

ложительное или отрицательное) определяем в соответствии с табл. 8 
главы СНиП II-6-74. На рис. 38 приведены значения аэродинамичес
ких коэффициентов ветровой нагрузки и распределение ее вдоль од
ного ската рамы. Положительное ветровое давление, распределен-
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С, Сг с , Сь

10 0,5 -1.3 -1.1 0

20 1,10 0 0 -о л

30 2,1 0,9 0,6 0

Д пя of=Ц .0 Cf -о, 74; сг -  -о, 78 ; с3 = -0,66 ;  = -о, 16

6)

а — аэродинамические коэффициенты в здании без стен (навес) — по табл. 8 
п. 11 главы СНиП 11-6-74; б — схема ветровой нагрузки на консоль

ное в пределах консоли по закону трапеции, должно учитываться 
при расчете прогонов кровли и консоли рамы, отрицательное давле
ние (отсос), приложенное к ригелю, должно учитываться при расчете 
крепления элементов кровли.

Ветровая нагрузка
Ветровой напор для района строительства при высоте здания 

до 10 м составляет Р£=35 кгс/м2  (350 Н/м2), коэффициент пере
грузки л=1,2. Расчетный ветровой напор р® =яр®= 1,2*35= 
=42 кгс/см2  (420 Н/м2).

Дополнительную нагрузку от ветра учитываем для прогонов, 
расположенных на расстоянии 2  м от конца консоли. По рис. 38 на
ходим ее значение с учетом одновременного действия ветровой и сне
говой нагрузок с помощью коэффициента сочетаний, равного в соот
ветствии с главой СНиП 11-6-74 пс=0,9:

Рв (о , 1 2 4
0 ,88*8,2

10,2
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( О 88 8 2 \
0,12 + - ■ J 0,74*42 =  23 кгс/м2  (230 Н/м2)*

Сопоставление нагрузок, приходящихся на 1 м2  кровли с уче
том и без учета ветровой нагрузки, приведено в табл. 27. Расчетным

Т а б л и ц а  27

Нагрузка на кровлю, кгс/м2

Нагрузка
без ветровой с ветровой

нормативная расчетная нормативная расчетная

Постоянная
Снеговая
Ветровая
Полная

32 (320) 
1 0 0  ( 1 0 0 0 )

132 (1320)

45 (450) 
160 (1600)

205 (2050)

32 (320) 
90 (900) 
2 0  (2 0 0 ) 
42 (1420)

45 (450) 
146 (1460) 
24 (240) 

215 (2150)

является первое сочетание нагрузок, так как при учете ветровой на
грузки расчетная нагрузка увеличивается на 5%, а расчетное со
противление древесины должно быть увеличено на 2 0 % (см. табл. 1 1  

главы СНиП II-B.4-71).
Для расчета консоли рамы (см. рис. 38) определяем равномерно 

распределенную ветровую нагрузку, вызывающую такой же изгиба
ющий момент, как и действительная, из условия

Р»кв* 2  _  К -О .Ц С д )  i 2 p); 0,1 2с̂ 2р1
2 ~  3 +  2

откуда эквивалентная нагрузка на 1 м2 равна: p'9K&=Wc\p* =0 ,7Х  
Х0,74 *42—21,8 кгс/м2  (218 Н/м2), а нагрузка на 1 м консоли при 
шаге рам 4,5 м /гЭкв=21,8*4,5=98 кгс/м (980 Н/м).

В табл. 28 приведены значения нагрузок на 1 м консоли ригеля 
по двум вариантам. Таким образом, для расчета консоли ригеля не 
следует учитывать ветровую нагрузку.

Т а б л и ц а  28

Нагрузка

Нагрузка на консоль рамы, кгс/м (Н/м)

без ветровой с ветровой

нормативная расчетная нормативная расч етная

Постоянная
Снеговая
Ветровая
Полная

224 (2240) 
450 (4500)

674 (6740)

246 (2460) 
704 (7040)

950 (9500)

224 (2240) 
405 (4050) 

8 8  (880) 
717 (7170)

246 (2460) 
630 (6300) 

98 (980) 
994 (9940)
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Расчет прогонов

Наклонно расположенные прогоны (рис, 39) испытывают от вер
тикальной нагрузки косой изгиб, так как составляющая нагрузки, 
параллельная скату, не может быть воспринята асбестоцементными 
листами кровли. Расчет прогона производим по консольно-балочной 
схеме с длиной консоли /к=0,1465/=0,1465-450=66 см. Изгибаю

щие моменты в средних пролетах и
ql3

на опорах Afi =  . Для того
16

чтобы в крайних пролетах сохранить те же сечения прогонов, что и 
в средних, используем карнизный свес и выпускаем кровлю и концы 
прогонов за торцовую стенку на величину /к , которую подбираем из

яЧ ЯГ
условия равенства моментов на консоли и в пролете:~ 16

Рнс. 39. Расчетная схема и деталь прогона
/ — элемент длиной 560 см; 2 — элемент длиной 614 см; J  — элемент длиной 

350 см; 4 — болт диаметром 12 мм; 5 — уголок 50X60X5 мм; 6 — гвозди



откуда /к= 0 ,3 5 5 /=0,355‘4,5 =1,6 м. Шаг прогонов в плане равен 
1 м.

Нагрузки на прогон: 
нормальная к скату

qx =  q cos а  =  205*0,97 s  198 кгс/м (1,09 кН/м): 
параллельная скату

qy ~ q since =  205*0,243 s  50кгс/м (0,5 кН/м). 
Изгибающие моменты в расчетном сечении 

дх 1* 198-4,5*
16 “  16

Af, =  248 кгс*м (2,48 кН-м);

«в
=  —1 " --- ^  63 кгс*м (10,63 кН*м).

Задаемся соотношением высоты поперечного сечения к его ши

рине —  =  l^ c tg  a  . 
b

При уклоне ригеля 1:4 c tg a = 4  и, следовательно, hjb= 2.
Тогда

& х = —  =  —
bh* ft*
6 12 ’

, _ _ Ь Ъ ____А*_____]
в ~  6  ~  24 _ _ 2  '

Условия прочности при косом изгибе
Му
Г ,

Af,
<  Ли.

Подставив в него значения изгибающих моментов, моментов сопро
тивления и расчетного сопротивления, получим

24 800 6360
=  130,

0,5ТР, 
з,

откуда Wx— 287 см3  и Л= >^287* 12=15,1 см. Принимаем h 
= 16 см, 6=7,5 см. Для этих размеров имеем:

6 6 * 7,5-16*
^ х =  —  = — ^ ----- =  320 см»;

24 800
w x 320

Wy =
Ь*Л

6

Mg 6300

“ 149

S  77,5 кгс/см* (7,75 МПа); 

7.52*16
=  149 см3;

6

7* 99



Суммарное напряжение
а ~ о х -\-оу =  120 кгс/см2  (12 МПа) <  130 кгс/см2  (13 МПа).

Прогиб прогона от равномерно распределенной нагрузки при при
нятых размерах консолей и пролета определяем по формуле

2  ql* а / 2  

384 EJ  “  12 Eh *
Суммарный прогиб балки при косом изгибе

fK = V f i + f 2y Ь  V  (■?■) + ( " ? ' )
Прогиб вычисляем от действия нормативной нагрузки, равной 
132
^ ^  =  0,65 расчетной. Напряжения изгиба от нормативной нагрузки 

будут:
0 * =  0,65*77,5 =  50 кгс/см2 (5 МПа);

0 0  =  0,65*42,3 =  27,5 кгс/см2  (2,8 МПа).
Подставив эти значения в вышеприведенную формулу, получим

СМ,

или
fK _  0,81 1 1

I 450 555 ^  300 ‘

Расчет рамы
Определение усилий в элементах рамы. Рама рассчитывается, 

как трехшарнирная пролетом 24 м с консолями вылетом 12 м. Уси
лия в опорных подкосах получаются путем разложения опорных ре
акции на направления подкосов. При консолях, вылет которых равен 
половине пролета рамы, распор от нагрузки, расположенной по всей 
длине ригеля, равен нулю. Поэтому расчетным сочетанием нагрузок 
для ригелей и стоек будет: постоянная по всей длине ригеля и вре
менная (снеговая) на половине этой длины. Величины расчетных 
изгибающих моментов, нормальных и поперечных сил, а также опор
ных реакций приводятся в табл. 29, а эпюра изгибающих моментов 
дана на рис. 36.

Подбор сечений элементов рамы
Сечение ригеля принимаем прямоугольным постоянной высоты 

между подкосами и переменной — за их пределами, из слоев толщи
ной 4,5 см, шириной 2 1  см. Сжатая кромка ригеля раскреплена в 
месте опирания подкосов продольными прогонами и продольными 
связями, а в коньке и на концах консоли ригель раскреплен продоль
ными элементами связевых ферм. Расчетный изгибающий момент от 
постоянной и снеговой нагрузки (в опорном сечении консоли) Мб =  
=49.6 тс*м (496 кН*м).

Производим предварительный подбор сечения без учета нормаль
ной силы ввиду незначительной ее величины. Предполагаем, что вы-

1 0 0



Т а б л и ц а  29

Элементы
рамы Сечение Усилие собственного

веса

Величина усилия от 

снега Изгибающий
момент

Продольная
сила

на консоли на полупро- 
лете на полураме

1 М , тс-м —0,57 —6,32 3,39 —2,93 —3,5
N f тс —0,12 2,58 - 2 ,9 5 —0,37 — —0,49

2 М , тс-м —2,56 —13 4,46 —8,54 - и л —

N,  тс —0,22 2,59 - 3 ,3 9 —0,8 —1,02
3 М, тс-м - 6 , 4 -2 0 ,0 6 1,62 —18,44 -2 4 ,8 4 —

N,  тс —0,39 2,59 -3 ,9 6 —1,37 — -1 ,7 6
Ригель В М, тс-м —11,8 —28 - 6 ,4 - 3 4 ,4 -4 6 ,2 6 —

N t тс —0,49 2,59 -4 ,3 6 —1,73 (-462,6) -2 ,2 2
4 М,  тс-м —11,88 —32 -2 ,3 5 -3 4 ,3 5 —46,2 —

N,  тс 1,18 2,94 0 2,94 — - 4 .1 2
Б М , тс-м —12,6 —37 0 —37 —49,6

N,  тс 0,94 2,89 - 0 ,1 4 2,75 — 3,69
5 М , тс-м —3,14 - 9 .1 0 - 9 ,1 —12,24 —

N,  тс - 0 , 3 0,88 0 0,88 — 0,58
Подкос 1 Дх N,  тс —3,14 —10,4 1,26 —9,14 — —12,28
Подкос 2 Да N , тс —3,14 —1 - 8 ,1 4 —9,14 — —12,78
Опора А , тс 5,87 10,65 6,5 17,15 — 23,02

Я , тс 0 3,2 - 3 ,2 0 — :£3,20*
Коньковый Q, тс 0 2,14 -2 ,1 4 0 — ±2,14*
шарнир Н,  тс 0 3,22 -3 ,2 2 0 ±3,22*

* При загружении снеговой нагрузкой только консоли для одного полупролета.



сота сечения консоли на опоре будет 1 / 2 0  пролета рамы, т. е. боль
ше 1 м, чему соответствует коэффициент m e= 0 , 8  (см. табл. 18 главы 
СНиП II-B.4-71). Задаемся величиной <р^=0,9 (см. раздел 4 настоя
щего руководства). Тогда требуемая высота сечения будет

/
е м  ,  Г  6-49,6-ю*

bm6 R ^ ~  V  21-0,8-130-0,9 “  6

см,

Высоту конца консоли назначаем равной 40 см. Тогда 
к0 40

126
0,32 > 0,3.

Момент сопротивления на опоре
кЧ
6

1262-21
6

=  55 300 см*.

Нормальная сила в консоли, равная 3,93 тс (39,3 кН) разгружа
ет сжатую кромку; ввиду малой величины в расчете ее не учитыва
ем. Производим проверку сечения с учетом устойчивости плоской 
формы изгиба. Находим предварительно по формуле (4.8) настоя
щего руководства

Фб.уп — к
Ь8  

Ы „
где Ь=21 см— ширина сечения;

/ р = 1 0  м— свободная длина сжатой кромки;
£=285 — коэффициент, принимаемый в соответствии с расчет

ной схемой 5 табл. 6 ;
А=ЛПр — приведенная высота сечения, определяемая с учетом 

коэффициента £ж по схеме 7 табл. 7 настоящего ру
ководства.

зГ
к — кцр — к ко0,35 +  0,65 ~  =

г Г  ад
=  1 2 6 j /  0,35 +  0,65 — =  103 см.

Тогда

Фб.уп — 285
21а

103-1000
= 1,22.

Растянутая кромка консоли раскреплена прогонами кровли, при 
соединенными к связевым фермам. Шаг прогонов

103 см <
*706»

к
70-21»

103
=  300 см

(см. п. 4.2 настоящего руководства). Следовательно, имеет место 
сплошное раскрепление растянутой кромки, что должно быть учтено 
в соответствии с п. 4.5 настоящего руководства.
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Определяем по формуле (4.12) настоящего руководства 

<Рб =  Фб.уп =  Фб.уп ( ! »75 ^  +  ° > 14 - J " )  =

=  1 .2 2 ^ 1 ,75
103

0,14
1000

) =  1 , 8 8 .1000 • ' 103
Этому значению ф^.уп во второй строке табл. 4 соответствует
96=0,99, и напряжения сжатия в расчетном сечении будут в соот
ветствии с формулой (4.7) настоящего руководства равны;

о
4960000

55 300.0,8 0,99
*  114 кгс/см2  (11,4 МПа),

что меньше расчетного сопротивления, равного 130 кгс/см2  (13 МПа). 
Принятый для сечения Б ригеля (см. рис. 36) размер поперечного 
сечения, равный 126 см, оставляет для участка Б—В, Высоту ригеля 
в коньке принимаем такой же, как на конце консоли. При получаю
щихся соотношениях высот сечения (Ло/Л^0,3) в соответствии с 
п. 8.13 настоящего руководства необходимо проверить ригель на 
участке Б—В. Свободная длина сжатой кромки на этом участке 
равна расстоянию между прогонами вертикальных связей /р =  3,5 м.

Аналогично предыдущему при величине коэффициента А =  
=  140 (см. табл. 6 ) находим фбуп=1,4; Фб.уп “  1  *43; Фб — 
=0,94. Изгибающий момент в сечении 4 равен: М =46 200 кгс-м 
(462 кН-м), а напряжения а= 1 1 0  кгс/см2  (11 МПа), что удовлет
воряет условиям прочности с учетом устойчивости плоской формы 
изгиба.

Сечение В ослаблено врубкой глубиной 15 см, и поэтому тре
буется проверить его прочность на изгиб на действие изгибающего 
момента М=46,2 тс-м (462 кН-м). Для этого сечения расчетная 
высота h=  126—15=111 см, момент сопротивления И7*=42 300 см3, 
коэффициент тб= 0,83 . Величина изгибающих напряжений

М
Wx mc

4620 0 0 0  

42 300-0,83
=  129 кгс/см2  (12,9 МПа),

что меньше расчетного сопротивления, равного 130 кгс/см2  (13 МПа).
Проверяем на скалывание опорное сечение ригеля В со стороны 

большого пролета. Поперечная сила в этом сечении
Q — <7p S co sa= 9 5 0 -10,3-0,97 =  9500 кгс (95 кН).

Касательные напряжения по формуле (6 .6 ) настоящего руковод
ства равны:

1,5Q 1,5-9500
т =  ~~~~ =  л I = 9 ,6  кгс/см2  (0,96 МПа) <

bph 0,6-21-126 
< 24 кгс/см2  (2,4 МПа).

Подкосы Д 1 и Да работают на центральное сжатие от действия 
сил, равных 12,28 тс (122,8 кН) (см. табл. 29). Они присоединяются 
лобовым упором к ригелю (рис. 40) в точках Б и В (в точке В 
с помощью врубки). Ширина сечения подкосов такая же, как и у 
ригеля, — 21 см. Минимальную высоту сечения определяем исходя 
из расчетного сопротивления смятию древесины под углом Ycm—840 
в точке Б и you=56° в точке В.
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По кривой а (рис. 1 главы СНиП II-B.4-71) находим /?см84“  
==31 кгс/см2, соответственно площадь

F
12 280 

31 
395 

~ 21 =

=  395 см2 и 

= 19 см*

/  — ригель рамы; 2 — подкос сечением 270X210 мм; 3 — накладка сечением 
190X90 мм; 4 — болты диаметром 12 мм; 5 — прогоны продольных связей 
(крепление прогонов см. в примере 3 раздела 1 1 ); 6 — гнутые накладки для

крепления прогонов

Конструктивно принимаем высоту сечения подкоса h = 2 7  см (6 сло
ев по 4,5 см). Площадь сечения при этом равна 567 см2. Длина под
коса Д з=412 см (см. узлы на рис. 37 и 42). Гибкость

412
Х » =  — — —  =  6 8 . 

у 0,29*21
Коэффициент продольного изгиба по рис. 3 главы СНиП II-B.4-71 
<р=0,б. Величина сжимающих напряжений

N  12 280
а = — =  — — - Х ^ 36 кгс/см* (3,6 МПа) <

Fq> 567*0,6
<  130 кгс/см2 (13 МПа).

Присоединение подкосов к ригелю (см. рис. 40) осуществляется 
с помощью двухсторонних деревянных накладок на болтах. В ниж
ней зоне ригеля к нему с двух сторон примыкают парные прогоны 
продольных связей, располагаемые в плоскости подкоса (см. конст-
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рукцию и расчет связей в примере 11.3, там же приведен расчет на
кладок и присоединяющих их болтов).

На рис. 41 показан вариант узла без врубки подкоса в ригель; 
подкос упирается в подкладку, приклеенную к ригелю после его из
готовления и дополнительно укрепленную стальными нагелями. 
Сдвигающая сила, на которую работает подкладка, T =  N cosy =  
=  12 280-0,543=6650 кгс (66,5 кН). Размеры подкладки назначены

конструктивно— 108*21 см. Напряжения скалывания при 
равны:

Т
0,6Ы

6650
0,6-21-108

=  4,9кгс/см2  (0,49 МПа) <

этом

<  12 кгс/см2  (1,2 МПа).
Соединения ригелей в коньковом узле выполнены непосредствен

ным упором, симметрично относительно оси сечения с помощью на
кладок на болтах. Расчет аналогичного сопряжения приведен в пре
дыдущем примере. В опорном узле (рис. 42) оба подкоса упирают
ся в фундамент через торцы и конструктивно соединяются болтами.

Прогиб консоли определяем от нормативной нагрузки qH = 
=674 кгс/м (6,74 кН/м) (см. табл. 28). Рассматриваем прогиб консо
ли на участке от ее конца до оси опоры на длине 1 2  м.

Влиянием нагрузки на ригеле, уменьшающей прогиб консоли, 
пренебрегаем. Эпюра изгибающих моментов от нормативной нагруз
ки на этом участке приведена на рис. 43. Значения моментов МБ =  
=  34 тс-м (340 кН-м), Af4=28,2 тс-м (282 кН-м).

Прогиб определяем с помощью интеграла Мора f
С MMdS 
J E J  ’
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для чего строим эпюру моментов от единичного груза 1, прила
гаемого к концу консоли, М Б =  10,2 м, М4= 8 м. Интеграл вычисляем 
перемножением эпюр М  и М  на участках U и h ;  переменность се
чения консоли на участке 1\ учитываем введением коэффициента 
по п. 7 табл* 7

Рис, 42. Узел / / /  (опорный)

1 — подкос; 2 — гнутая соединительная накладка ; 3 <— болты диаметром 12 мм; 
4 — анкерный болт диаметром 20 мм; 5 —  два слоя битумннизированного кар 

тона на битуме; 6 — фундамент

Момент инерции сечения в точке Б  и на участке Б— 4

J  =
Н Ч 1263 * 2 1

12 12
На участке консоли А — Б

Я ш  1\ 6,74.1020*

=  3,51-10» см*.

h  =
8 E J kж 8* 10^*3,51 * 106*0,55

4,73 см.

На участке Б — 4

М ъ + м 4 34 +  28 , 2 .  „  _
ш = ------ г------h  —  ------ ------ 1,8 =  56 тс-м2;
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Щ  +  Щ  10,2 +  8
У = ------ --------= ------ 2 ----- =  9Л М:

. ыу 56*107-9 ,Ы 0 2 , ,
E J ~  10*'3,5М0* ~  ’ 5  СМ'

Суммарный прогиб
f =  /i + /а =  4 ,7 3 +  1,45 =  6,18 см.

Рн=717т/н
rrmiiiinmiiniiiiniiiiinnjHUJiiimiiiii

9. ФЕРМЫ. ОСНОВНЫЕ ПОЛОЖЕНИЯ 
ПО ПРОЕКТИРОВАНИЮ

9.1. Фермы для покрытий рекомендуются однопролетные с 
дощатоклееным верхним поясом следующих типов:

а) при рулонных кровлях — сегментные, многоугольные, пяти
угольные, шпренгельные и с параллельными поясами (или с уклоном 
верхнего пояса 1/10—1/20). В сегментных и многоугольных фермах, 
а также в пятиугольных при уклоне верхнего пояса не менее 1/4 до
пускается применение стальных кровель;

б) при асбестоцементных, шиферных, стальных и т. и. кровлях— 
треугольные (с решеткой и без решетки).

9.2. Рекомендуется назначать следующие величины высот ферм 
(по середине пролета между осями поясов):

сегментных, многоугольных, пятиугольных, шпренгельных и с па
раллельными поясами— 1 / 6  пролета;

треугольных с решеткой — 1/5 пролета;
треугольных без решетки — 1/5—2/3 пролета;
металлодеревянных всех типов— 1 / 6  пролета.
Минимальная допустимая высота треугольных металлодеревян

ных ферм без решетки 1/8, а всех остальных типов ферм— 1/7 про
лета.

Пролеты ферм могут приниматься для:
сегментных, многоугольных, пятиугольных, с параллельными 

поясами и треугольных с решеткой — до 36 м;
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треугольных без решетки, пологих (при отношении высоты к 
пролету 1/8—1/5)— до 18 м, а высоких (при отношении высоты к 
пролету 1/3—2/3) — до 45 м;

шпренгельных — до 15 м.
9.3. Сечение верхнего пояса ферм всех типов принимается пря

моугольным из горизонтальных слоев. При надлежащем технико
экономическом обосновании верхний пояс треугольных ферм без ре
шетки может быть принят иного поперечного сечения. Нижний пояс 
выполняется обычно из профильной или круглой стали; при надле
жащем заводском контроле допускается применение дощатоклееного 
нижнего пояса. Решетка выполняется из цельных или дощатоклееных 
элементов. Высокие треугольные фермы, не имеющие решетки, проек
тируют, как правило, с размещением затяжки в конструкции пола 
или без затяжки с опиранием верхних поясов непосредственно на 
фундаменты.

9.4. Верхний пояс сегментных ферм рекомендуется неразрезным 
на весь пролет либо на его половину или разрезанным в узлах и со
бираемым из гнутоклееных блоков, если по условиям заводской тех
нологии и транспортирования пояс не может быть изготовлен на 
весь пролет фермы. Применение неразрезного пояса предусматри
вает заводскую сборку фермы и перевозку ее в целом виде и пред
почтительнее с точки зрения большей жесткости пояса, снижения 
трудоемкости монтажа и расхода материалов.

При неразрезном верхнем поясе рекомендуется нижний пояс 
разбивать на панели одинаковой длины, а раскосы назначать таким 
образом, чтобы длина первой от опорного узла панели верхнего поя
са была не более 0,7 длины остальных панелей. При верхнем поясе 
из отдельных блоков, стыкуемых в узлах, верхний пояс разбивается 
на панели одинаковой длины (см. пример 9.1).

9.5. Верхний пояс многоугольных ферм проектируется из отдель
ных блоков, стыкуемых в узлах.

9.6. В фермах с прямолинейным верхним поясом последний, как 
правило, устраивается неразрезным от опорного до конькового узла. 
В фермах с параллельными поясами пролетом до 30 м весь верхний 
пояс рекомендуется проектировать неразрезным. В тех случаях, когда 
не может быть обеспечено изготовление или транспортирование це
лых ферм, они могут изготовляться и перевозиться в виде отдельных 
укрупненных блоков или элементов, собираемых на месте строи
тельства.

9.7. Фермы проектируются с минимально возможным числом 
узлов; длину панелей верхнего пояса рекомендуется принимать не 
менее 5 м.

9.8. Стыки элементов верхнего пояса осуществляются, как пра
вило, в узлах или вблизи узлов непосредственным упором; в случае 
присоединения в стыке раскосов с большими усилиями стыковка тор
цов может производиться через вкладыш, к которому прикрепляют
ся стальные планки решетки; стыки перекрываются деревянными или 
стальными накладками.

9.9. Присоединение решетки к поясам следует выполнять в соот
ветствии с требованиями п. 6.21 главы СНиП II-B.4-71.

9.10. Поясам ферм следует придавать строительный подъем, рав
ный ‘/гоо пролета.

9.11. Продольные усилия в элементах ферм с указанными 
в п. 9.2 соотношениями высоты и пролета в соответствии с п. 6.19 
главы СНиП II-B.4-71 определяются в предположении шарниров

108



в узлах; проверку прогиба при этом допускается не производить. 
Фермы с меньшими отношениями высоты к пролету следует рассчи
тывать с учетом дополнительных напряжений, возникающих в нераз
резных поясах в результате прогиба ферм с учетом деформаций 
податливых соединений, которые принимаются в соответствии 
с табл. 22 главы СНиП II-B.4-71.

9.12. При определении расчетных усилий в элементах фермы при
нимаются следующие сочетания постоянной и временной (снеговой) 
нагрузок: постоянная и временная нагрузки по всему пролету — для 
определения продольных усилий в поясах всех типов ферм, а также 
во всех элементах треугольных ферм; постоянная нагрузка по всему 
пролету и временная на половине пролета — для определения про
дольных усилий в решетке всех типов ферм, кроме треугольных.

П р и м е ч а н и я :  1. В фермах с фонарями расположение снего
вой нагрузки принимается с учетом коэффициентов по табл. 5 гла
вы СНиП II-6-74.

2. В фермах с подвесным эксплуатационным потолком дополни
тельно к весу оборудования и материалов принимается временная 
нагрузка 75 кгс/м2 (750 Н/м2) (см. табл. 3 главы СНиП II-6-74), 
расположенная по всему пролету.

3. Расположение временной нагрузки от подвесного оборудова
ния принимается в соответствии с заданием на проектирование.

4. При расчете верхнего пояса ферм с внеузловой нагрузкой и 
внецентренно приложенной осевой силой проверку напряжений в рас
четной панели следует производить для загружения временной 
нагрузкой на всем пролете и на половине пролета слева и справа.

9.13. Сегментные фермы целесообразно проектировать с распо
ложением вертикальной нагрузки по всему верхнему поясу. Поэтому 
при устройстве теплого эксплуатируемого подвесного потолка ре
комендуется подвешивать его к верхнему поясу в узлах и между 
узлами, создавая таким образом межузловую нагрузку, разгружа
ющую панели верхнего пояса.

9.14. Расчет верхнего пояса на прочность и устойчивость как 
в плоскости, так и из плоскости ферм производится в соответствии 
с главой СНиП II-B.4-71 и указаниями раздела 4 настоящего ру
ководства.

9.15. Изгибающие моменты в пролетах Мпр и на опорах Моп 
панелей неразрезного пояса сегментных ферм определяются для 
крайних (опорных) панелей по формулам:

при равномерно распределенной нагрузке интенсивностью q
ql2

МПр =  - 7 7 - — 0,64Nf;

Mon

14

ЯР_
1 0

0,72ЛГ/;
(9.1)

при одном сосредоточенном грузе Р посередине панели

Л*пр =  - ^ - 0 ,5 6 Л 7 ; Моп —
Р1

+  0 , 8  8 JVf. (9.2)

Для средних панелей фермы изгибающие моменты определя
ются по формулам:
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при равномерно распределенной нагрузке

M np= ~ 2 r ~ i r A' fi M°n = ~ i r + i ~ A' f; (9-3)
при одном сосредоточенном грузе по середине панели 

pi 1 pi 3
Mup =  - J - -  —  Nh Моп=  +  —  (9.4)

Здесь

f

/ — горизонтальная проекция панели между центрами 
узлов;

N — расчетное продольное усилие в панели;
4=  —— — стрела подъема панели, зависящая от длины хорды

между центрами узлов /п и радиуса верхнего пояса 
фермы г, определяемого из выражения 

L*+4ft2

в котором h — высота фермы в середине пролета между осями поя
сов, a L — пролет фермы.

9.16. Изгибающий момент в панелях разрезного верхнего пояса 
сегментных ферм принимается равным:

М =  М0 — N f, (9.5)
где Мо — изгибающий момент в свободно лежащей балке проле
том I; N — продольная сила; f — стрела подъема панели.

9.17. В фермах с прямолинейными неразрезными поясами при 
расположении нагрузки от кровли непосредственно на верхнем поя
се изгибающие моменты определяются, как в неразрезной балке, 
а продольные усилия в элементах — в соответствии с п. 9.11 на
стоящего руководства.

9.18. Прямолинейные панели поясов ферм прямоугольного сече
ния, несущие внеузловую нагрузку от покрытия или подвесного по
толка, должны быть проверены на скалывание по клеевому шву по 
формуле (6 .6 ) настоящего руководства. Проверка на скалывание 
поясов прямоугольного сечения сегментных ферм не производится.

9.19. В тех случаях, когда это позволяет конструкция узлов 
ферм с прямолинейными или ломаными верхними поясами, при 
межузловой нагрузке рекомендуется обеспечивать передачу сжима
ющих усилий в верхних поясах с эксцентрицитетом, создающим об
ратный (разгружающий) изгибающий момент. При этом в случае 
внецентренного опирания (частью сечения) прямоугольного верхне
го пояса на стальной опорный башмак следует учитывать местную 
концентрацию скалывающих напряжений. Для расчета на скалыва
ние по клеевому шву в этом случае в формулу (6.5) вводится 
коэффициент Кск, принимаемый по рис. 44.

9.20. Расчетную длину /р сжатого пояса при расчете на устой
чивость в плоскости ферм следует принимать:

а) в фермах с неразрезным верхним поясом и расположением 
нагрузки от покрытия по его длине:

при проверке напряжений сечения в пролете крайней (опорной) 
панели /р =  0 , 8  /п, а в средних панелях =  0 , 6  /п;

при проверке напряжений в опорном сечении панели (над узла
ми присоединения решетки) /р =  0 , 2  /п;

б) в фермах с разрезным в узлах верхним поясом, а также в 
фермах с неразрезным верхним поясом, но с узловым приложением 
ПО



Кскнагрузки /р=/п (In — расстояние 
между центрами узлов в фер
мах с прямолинейным верхним 
поясом или длина хорды меж
ду центрами узлов сегментных 
ферм).

9.21. Расчетную длину 
сжатого верхнего пояса при 
расчете из плоскости фермы 
принимают равной расстоянию 
между прогонами или други
ми элементами кровли, присое
диненными к горизонтальным 
связевым фермам или устой
чивым торцовым стенам в со
ответствии с указаниями раз
дела 1 1  настоящего руковод
ства.

9.22. Расчетную длину сжа
тых элементов решетки прини
мают равной расстоянию меж
ду центрами узлов, к которым 
они присоединяются.

Пример 9.1. Запроектиро
вать металлодеревянную сег
ментную ферму с дощатокле
еным верхним поясом и решеткой под рулонную кровлю по утеп
ленным панелям с асбестоцементными обшивками.

Рис. 44. Коэффициенты учитыва
ющие влияяие опирания пояса на баш

мак частью сечения

Исходные данные

Требуется рассчитать металлодеревянную ферму пролетом 24 м 
при шаге ферм 6  м. Район строительства по снеговой нагрузке IV. 
В соответствии с п. 9.2 настоящего руководства высота фермы при
нята / 1  =  3,43 м (V7  пролета). Радиус кривизны верхнего пояса 
фермы

г =
1* +  4Л* 242 +  4-3,43*

8h 8-3,43
=  22,7 м.

Конструктивные решения элементов фермы приняты в двух ва
риантах верхнего пояса прямоугольного сечения из слоев толщиной
3,5 см: разрезанным в узлах на отдельные гнутоклееные блоки и 
неразрезным на весь пролет фермы. Нижний пояс принят из парных 
уголков. Решетка фермы треугольная; разбивка узлов решетки вы
полнена также в двух вариантах, исходя из членения нижнего поя
са на четыре равные панели длиной 6  м и исходя из членения верх
него пояса на пять равных панелей длиной 5,06 м. Первое членение 
(рис. 45) рационально для неразрезного пояса [см. п. 9.3 и формулы 
(9.1) и (9.3) настоящего руководства], так как горизонтальная 
проекция первой панели в два раза короче остальных. Членение на 
равные части (см. рис. 47) верхнего пояса целесообразно при раз
резном поясе. Присоединение раскосов к верхнему поясу принято 
с помощью стальных планок: в неразрезном варианте пояса с помо
щью центрального болта, стальных накладок и глухарей (см. рис. 52),
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а в разрезном — с помощью центрального болта, деревянных накла
док и стального вкладыша (см. рис. 5 3 ), а также без вкладыша 
(см. рис. 54). Присоединение планок раскосов к нижнему поясу осу
ществляется с помощью центрального болта (см. рис. 55). Соеди
нение верхнего и нижнего поясов в опорном узле предусмотрено с 
помощью стального башмака (см. рис. 49).

Расчетные сопротивления древесины:
сжатию и изгибу Rc —Яи =  130 кгс/см2 (13 МПа);
растяжению /?р =  100 кгс/см2  (10 МПа);

Рис. 45. Схема фермы с неразрезным верхним поясом

скалыванию Rck — 24 кгс/см2  (2,4 МПа).
Расчетные сопротивления стали растяжению, сжатию и изгибу 

R =  2100 кгс/см2  (210 МПа).
Нагрузки

Нагрузки на горизонтальную проекцию покрытия складываются 
из веса панели покрытия 65 кгс/м2  (650 Н/м2) и двух слоев рубе
роида 8  кгс/м2, (80 Н/м2), собственного веса фермы и веса 
снегового покрова, принимаемого для IV географического района 
равным ро =  150 кгс/м2  (1,5 кН/м2). В соответствии с п. 2 табл. 5 
главы СНиП П-6-74 вводим к снеговой нагрузке коэффициент с, 
учитывающий форму покрытия:

/ /*7 7
С “  8 А ~  8 / _  8  *

откуда нормативная снеговая равномерно распределенная нагрузка 
составит:

рн =  —  150 =  131 кгс/м3  (1,31 кН/м2). 
8

Собственный вес фермы определяется в соответствии с прил. 3 
по формуле

«с.в =  * ( £ + Д ф);
где g — постоянная нагрузка от элементов покрытия, т. е. пане

лей и рулонного ковра, равная 73 кгс/м2 (730 Н/м2); 
Рвр— временная (снеговая) нагрузка рн=131 кгс/м2  (1310 Н/м2); 

я — коэффициент, определяемый по графику прил. 3  (при 
/Сев =  2 , 5  и / =  24 м), равный 0,065.
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Подставив эти значения в вышеприведенную формулу, получим

£св =  0,065 (73 +  131) =  13 кгс/м2  (130 Н/м2).
Постоянная нормативная нагрузка равна: gB =  65 4- 8  4 - 13 — 

=  8 6  кгс/м2  (860 Н/м2), коэффициент перегрузки 1,1, а постоянная 
расчетная нагрузка £ Р =  86*1,1 =  95 кгс/м2  (0,95 кН/м2).

Коэффициент перегрузки для снега определяем по табл. 5 гла
вы СНиП II-6-74 в зависимости от отношения

Ро

86

150
0,57.

По интерполяции находим п =  1,56, откуда расчетная снеговая 
нагрузка p*v — 1,56-131 =  205 кгс/м2  (2,05 кН/м2).

При снеговой нагрузке по второму варианту п. 2 табл. 5, т. е. 
распределенной по закону треугольника, коэффициент с2  для отно
шения /// — xh  по интерполяции будет равен 1 , 8  и ордината снего
вой нагрузки будет равна:

Рр= т ? 2 р0 =  1,56-1,8-150 =  420 кгс/м2  (4,2 кН-м2).

Расчетная нагрузка на ферму при шаге 6  м:
постоянная g = 9 5 -6 = 5 7 0  кгс/м (5,7 кН/м);
временная (снеговая) р'=205-6=1230 кгс/м (12,3 кН/м);
р"==420*6=2520 к г с / м  (25,2 кН/м);
полная <7 = g + p '=  1800 кгс/м (18 кН/м).

Определение усилий в элементах фермы

Схемы загружения в соответствии с п. 9.12 настоящего руковод
ства принимаем для определения максимальных усилий в поясах — 
постоянную и снеговую нагрузки на всем пролете фермы, а для опре
деления расчетных усилий в решетке — постоянную нагрузку на всем 
пролете фермы и снеговую на половине пролета фермы (равномерно 
распределенную и по закону треугольника); при этом сочетании на
грузок определяются также усилия в верхнем поясе фермы. Величи
ны усилий в элементах фермы, полученные по диаграмме Кремоны, 
по рис. 45, приведены в табл. 30.

а) Подбор сечения верхнего пояса в неразрезном варианте

Для неразрезной схемы фермы в случае разбивки ее на панели 
таким образом, что проекция первой панели вдвое меньше второй, 
расчетной является вторая (средняя) панель пояса. Стрела подъема 
панели (см. п. 9.15 настоящего руководства) равна:

8г
6,222

8-22,7
=  0,21 м.

Верхний пояс принимаем высотой 31,5 см из девяти слоев тол
щиной 3,5 см и шириной 15 см, т. е. площадь поперечного сечения 
в пролете панели Fp =  31,5-15=472,5 см2, а на опоре, за вычетом
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Т а б л и ц а  30

Схема загружения

Усилия в элементах фермв, тс (кН), для

верхнего пояса

Ох о3 о*

р а
1 р - ,/  /  | —40,2(—402) —38(—380) —35,6(—356)

2 ■ * .....-Г З
■ 42  [ — —29,5(—295) —
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о* П родолж ен ие табл. 30

Схема загружекня

Усилия в элементах фермы» тс (кН), для

нижнего пояса раскосов

<Л и* Д. Д, Дз

Р Q

> 1 '  А з 35,6(356) 37(370) — 1,68(— 16,8) 1 ,14 (11 ,4 ) 3 ,56(35 ,6 )

2 — — 2,8(28) — 1 ,85(— 18,5) —3 ,5 6 (—35,6)

3
1/2 | Ф

— — 3,5 6 (3 5 ,6 ) —2 , 8(— 28) - 3 , 4 ( - 3 4 )



ослабления болтом в узле, 7^= 4 4 8  см2  (рис. 46). Отношение толщи- 

ны слоя к радиусу ^  ^  . откуда тгя =  1 (см.
табл. 12 главы СНиП П-В.4-71).

Для высоты сечения 31,5 см /Пб=1,15 (табл. 18 главы СНиП 
П-В.4-71).

Момент сопротивления сечения
bh2

=  ~~г~ тб =
15*31,52

1,15 =  2820 см3.

Панель проверяем на два сочетания нагру
зок: от собственного веса и снега на всем проле
те и от собственного веса на всем пролете и сне
га на половине пролета фермы. Гибкость панели 
(с учетом п. 9.20 настоящего руководства) для 
проверки сечения в пролете средней панели рав
на:

0 , 6 /л 0,6*622 
0,29Л “ 0,29*31,5

Рис. 46. По
перечное сече
ние верхнего 
неразрезного 

пояса

а для проверки сечения на опоре

0 , 2 /п 0,2*622 
0,29Л “ 0,29*31,5

Для обоих сочетаний нагрузок вычисляем изгибающие моменты 
по формулам п. 9.15 настоящего руководства

ЛЯ pi* . 2 N f иЛ̂ оп —
1 2 1 3

[ р/г
1

N f =
Моп

пр“  24 3 2

Коэффициент 5 находим по формуле (21), а нормальные напря
жения— по формуле (20) главы СНиП П-В.4-71. Результаты расче
та сведены в табл. 31, из которой видно, что опасным оказалось се
чение на опоре при втором сочетании нагрузок (третья схема загру- 
жения).

б) Подбор сечения верхнего пояса в разрезном варианте 
при разбивке пояса на панели одинаковой длины (рис. 47)

Принимаем сечение пояса высотой 38,5 см из II слоев толщиной
3,5 см и шириной 15 см (рис. 48), т. е. площадь поперечного сечения 
F=38,5* 15=587 см2; момент сопротивления W= 4220 см3.

Значения усилий в первой и второй панелях, изгибающих момен
тов, вычисленных по формуле (9.5) настоящего руководства, и нор
мальных напряжений приведены в табл. 32, из которой видно, что 
расчетной является первая панель при снеговой нагрузке по треуголь
нику (третья схема загружения).
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Т а б л и ц а  31

Схема Расчетные величины усил яй в панели фермы
Сечение па

нели
загруже- 
ния (см. 
табл. 30)

М,  к г с м  
(кН-м) N,  тс (кН) 1

о, кгс/см5 
(МПа)

В пролете 1 50 (0,5) 38 (380) 0 ,67 8 3 ,5  (8 ,35)

2 635 (6,35) 29 ,5  (295) 0,75 92 (9 ,2 )

3 910 (9 ,1 ) 26 (260) 0,83 94 (9 ,4)

На опоре 1 — 100 ( — 1) 38 (380) 0,96 90 (9)

2 — 1270
( - 1 2 ,7 )

29 ,5  (295) 0 ,97 112 (11,2)

3 — 1820
( - 1 8 ,2 )

26 (260) 0,97 125 (12,5)

Т а б л и ц а  32

Номер
пане
ли

Про
екция 
пане
ли, м

/ .  М,

Схема 
эагруже- 
ния (см. 
табл. 30)

Расчетные величины усилий в панелях ферм

М,  кгс-м 
(кН-м)

N , тс 
(кН) 1

о, кгс/см= 
(МПа)

1 4 , 5 0,147 1 — 1100 38 (380) 0 ,68 103 (10,3)
( - и )

2 38(0 ,38 ) 31 (310) — —

3 —2350 29,3(293) 0,75 124(12,4)
( - 2 3 ,5 )

2 4,97 0,147 1 — 220 37(370)
( - 2 , 2 )

2 — 1430 28 (280) 0,76 102(10,2)
( - 1 4 ,3 )

3 — 1400 24,5 — —

( - 1 4 ) (245)
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Рис. 47. Схема фермы с разрезным верхним 
поясом

Рис. 48. Поперечное сечение верхнего разрезно
го пояса

М-
150

в) Подбор сечения нижнего пояса
Максимальное растягивающее усилие в нижнем поясе 35,6 тс 

(356 кН). Пояс принимаем из стальных уголков. При расчетном со
противлении стали /?р=2100 кгс/см2  (210 МПа) необходимая пло
щадь сечения уголков

35 600
F =  — —  =  17 см2.

2100

Принимаем сечение из двух уголков 90X56X6 мм, суммарное 
сечение которых равно 17,08 см2.

г) Подбор сечения раскосов

Максимальное сжимающее и растягивающее усилие в раскосах 
(см. рис. 45) Д з= ± 3 ,5 6  тс (см. табл. 30). Длина раскоса между 
центрами узлов J=4,4 м; исходя из предельной гибкости А,= 150 (см. 
табл. 19 главы СНиП II-B.4-71), наименьший допустимый размер по
перечного сечения раскосов

h = Iq
0,29Я

440
0,29-150

=  1 0 , 2  см.

Принимаем Л =  12 см. Тогда гибкость раскоса будет равна: 
Я=126, а коэффициент <р=0,2. Ширину сечения раскоса принимаем 
равной ширине пояса, т. е. 15 см. Площадь поперечного сечения 
^ = 1 8 0  см2. Напряжения сжатия в раскосе

о =
N

q>F
3560

0,2-180
=  100 кгс/см2  (10 МПа) <

<  130 кгс/см2  (13 МПа).

Все остальные раскосы принимаем того же сечения — 12X15 см. 
Стальные планки, присоединяющие раскосы в узлах, принимаем из 
полосы сечением 8X80 мм; крепление их к раскосам осуществляется 
с помощью глухарей и нагелей. Планки двух раскосов, сходящихся 
в узле, устанавливаются одна над другой (см. рис. 52). Для
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обеспечения плотного прилегания накладок к раскосам ширина их 
и фермах с неразрезным поясом принимается равной ширине пояса 
плюс две толщины боковых накладок, т. е. 6  =  15+0,8*2= 16,6 см. 
При всех вариантах поясов у одной пары накладок привариваются 
подкладки толщиной 6  =  8  мм. Планки вблизи верхнего пояса стяги
ваются болтом диаметром 12 мм. Планки проверяем на сжатие, счи
тая свободную длину от центра узлового болта до центра стяжного 
болта /= 3 5  см. Гибкость планки

Х = __ 1 _
0,296

35
0,29-0,8

150.

Этой гибкости соответствует коэффициент продольного изгиба 
Ф =  0,32. Тогда напряжения сжатия будут равны:

N
2  Ftp I  (8-0.8) 0,32 -  кгс/см' (87 МП.) <

<2100 кгс/см2  (210 МПа).
Прикрепление планок к раскосу выполняем с помощью глухарей 

и стальных нагелей диаметром 12 мм. Допустимое усилие на один 
срез из условий работы нагеля на изгиб 7’H =  250d2=250* 1,22=  
—360 кгс (3,6 кН), откуда число нагелей для прикрепления каждой 
планки

п —
N  

2 Г,
3560
2-360

шт.

Минимальное расстояние между нагелями: вдоль волокон s 1 = 7 d =  
=7-1,2  =  8,4 см, а поперек волокон s2 = 3 ,5d= 4 ,2  см. Расстановка 
нагелей показана на рис. 52—54.

д) Расчет опорного узла

Верхний пояс опирается на опорную плиту башмака, приварен
ную к вертикальным фасонкам и усиленную ребрами (рис. 49, 50). 
Смятие торца верхнего пояса проверяем на действие сжимающего 
усилия ЛГ—40,2 тс (402 кН)

N  40 200
а =  ——  =  00" — =  122 кгс/см2  (12,2 МПа) <

* см 22•15
<  130 кгс/см2  (13 МПа).

Опорная плита рассчитывается приближенно, как балка таврово
го сечения длиной /= 1 5  см, шириной 7,4 см с ребрами 80X8 мм 
(см. заштрихованную часть на рис. 50). На расчетную часть плиты 
приходится 7з усилия примыкающей панели верхнего пояса. Изги
бающий момент от этого усилия

N1 40 200*15
М =  — — = ---- ———  =  25 000 кгс - см (250 кН-см).

3-8 3-8
Требуемый для восприятия этого момента момент сопротивления 
(с учетом пластичности) находим из выражения

М 25 000



Для принятых размеров таврового сечения расстояние от центра 
тяжести до наиболее удаленного волокна г = 6 , 2  см, момент инерции 
/* =  88,4 см4, а момент сопротивления

=  —  = - ^ - =  14,2 см >  10 см. 
г  6 , 2

Опорное давление фермы от полной равномерно распределенной на
грузки равно:

- Я1 1*8*24
А =  —  - " Т "

=  21,6 тс (216 кН).

59 №  159
250

Рис. 49. Опорный узел
/  — упорная плита; 2 — боковые листы; 
3 — уголок; 4—опорная плита; 5—угол
ки нижнего пояса 90X156X6 мм; 6 — 

сварные швы

Рис. 50. Расчетная схема башмака
а — поперечное сечение; б — вид с 
торца (обозначения I—5 — см.

рис. 49); 6 — сварные швы

Напряжение смятия под опорной плитой размером 20X25 составляет: 
Л 2 1 600

а =  —  = ---------=  43,2 кгс/см 2  (4,32 МПа).
F 20*25

Изгибающий момент консольной части плиты (на ширине 1 см) от 
напряжений смятия при длине консоли /= 5 ,9  см

<т/а 43,2*5,9 2  _  „  в тт х
М  = ------— --------------=  760 кгс*см (7,6 кН*см).

2 2
Необходимый момент сопротивления (с учетом пластичности)

М 760
=  0 ,3  см3,/М ,2 2100*1,2

откуда необходимая толщина плиты (при ширине 1 см)

6 =  V 6 W  =  V 6  0,3  =  1,34 см.

Принимаем 6=14 мм.
Сварные швы, прикрепляющие уголки нижнего пояса к верти

кальным фасонкам в опорном узле, должны воспринимать растяги
вающее усилие в первой панели нижнего пояса, равное 35,6 тс 
(17,8 тс на один уголок). Уголки привариваются к фасонке у обушка
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и пера. На обушок каждого уголка передаем 70% усилия, т. е, 
N ' =  12 400 кгс, а на перо — 30% усилия, т. е. Л/"=5400 кгс. Необхо
димая длина сварного шва при высоте шва А=0,6 см у обушка равна:

ЛГ 12 400I» _  ________ _________ =  19 8 см
ЯСр.0,7А 1500-0,7.0,6

Длина шва у пера

Г
№

7?ср*0,7А
5400

1500.0,7-0,6
=  8 , 6  см ;

Конструктивно принято /'= 3 0  см, /"=20 см.
Сварные швы, присоединяющие уголки к стыковым накладкам 

в узлах нижнего пояса (см. рис. 55), должны воспринимать усилие, 
равное 37 тс (370 кН). Усилие на один уголок 18 500 кгс (185 кН).

Рис. 51. Определение усилия 
R для расчета центрального 

болта

Рис. 52. Присоединение рас
косов к неразрезному верх

нему поясу
t  — накладка; 2 — глухари 
диаметром 10 им; 3 — цент
ральный болт диаметром 
16 мм; 4 — планки раскосов; 
5 — стяжные болты диамет
ром 12 мм; 6 — глухари диа

метром 12 мм

/  J  4 Л~А
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Усилие, приходящееся на швы у обушка, £/' =  0,7-18 500=12 950 кгс 
(129,5 кН), а на швы у пера 5550 кгс (55,5 кН). Необходимая длина 
швов у обушка должна быть при А—0,8 см не менее

£/' 12 950
/?ср*0,7Л 1500-0,7-0,8

=  15,4 см4

Рис. 53. Присоединение раскосов к разрезному верхнему поясу
/ —деревянная накладка; 2 — болты диаметром 12 мм; 3 — стальной вкладыш; 
4 — центральный болт диаметром 22 мм; 5 — планка раскосов; б — стяжные 

болты диаметром 12 мм

Длина шва у пера при А= 0 ,6  см
_  Uff_________ 5550
~  /?Ср О,7А“  1500-0,7-0,6

=  8 , 8  см*

Принимаем длину обоих швов равной по 15 см.
Узел верхнего пояса (второй от опоры) рассчитываем при схеме 

разбивки решетки фермы по рис. 45. Усилия в раскосах (по табл. 30): 
Д з ~ \ ,85 тс (18,5 кН), Дз=3,56 тс (35,6 кН). Их равнодействую
щая R —4 тс (40 кН) определена графически (рис. 51).

I вариант (неразрезной пояс) предусматривает установку цент
рального болта в заранее просверленное в поясе отверстие; боковые 
стальные накладки присоединяются к поясу с помощью глухарей 
после установки центрального болта (рис. 52). Затем к централь
ному болту присоединяются планки раскосов. Такая последователь-
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ность сборки позволяет учитывать совместную работу болта и глу
харей, присоединяющих боковые накладки. При расчете на усилие/?, 
которое передается на накладки и пояс через центральный болт, ра
ботающий на срез, необходимая площадь сечения центрального болта 
из условий среза по двум плоскостям определяется по формуле

F = R
2/?Ср

4000
2-1300

=  1,54 см*.

Принимаем болт d =  16 мм с площадью сечения /г= 2 см2. Тогда 
толщина накладок из условий их смятия под болтом

6  =
R

2 /?см d
4000

2.1600-1,6
=  0,78 0,8 см.

Глухари и центральный болт, передающие усилие от накладок 
к поясу, работают как нагели. Угол смятия между направлением 
равнодействующей и волокнами пояса а=23°50'. По рис. 6  настоя
щего руководства находим величину коэффициента k a —0,95. 
Усилие на один срез нагеля определяем по формулам табл. 20 главы 
СНиП II-В.4-71 с учетом указаний п. 5.15а и 5.156 по условию изгиба 
центрального болта

Tt =  250 d* =250-1,6» К М 5  =  625 кгс (6,25 кН ).

Соответственно для глухаря диаметром 12 мм
Т% =  35cdka =  35-6.1,2 =  252 кгс (2,52 кН),

где с— 6  см — длина части глухаря, заделанной в древесине. Тогда 
при шести глухарях на каждой накладке получим

Тн =  2Т± +  2 -6 Г , =  2-625 +  12-252 =  4274 кгс (42,74 кН) >
>  4000 кгс (40 кН).

II вариант (разрезной пояс) предусматривает установку сталь
ных вкладышей (рис. 53) в узлах верхнего пояса между торцами со
седних блоков размером 15X22 см. Смятие торца верхнего пояса 
от усилия в нем, равного 40,2 тс (402 кН), будет

Оси =  =  1 Г * Г  =  122 кгс/сч* 0 2>2 МПа)<г  см 15- 2 2

<  130 кгс/см* (13 МПа).

Изгибающий момент в пластинке вкладыша расчетной шири
ной 1  см может быть приближенно определен по формуле

al% 122-5*
М =  —— =  —----- =  253 кгс-см (2,53 кН-см),

1 2  1 2

где / =  5  см — расстояние между ребрами вкладыша; 

фОс *  — 122 кгс/см2 (12,2 МПа).
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Необходимый момент сопротивления пластинки составляет W =  
—0,106 см3, и соответственно толщина ее 6  — 0,8 см. Узловой болт, 
воспринимающий равнодействующую усилий в раскосах, рассчиты
вается на изгиб от момента

М - f K i )
4000

2
(0,8 +  0,4) =  2400 кгс см (24 кН-см).

Необходимый момент сопротивления W = l,1 3  см3, а диаметр болта 
d = 2,24 см. Принимаем болт диаметром 22 мм. Деревянные накладки 
перекрывают стык панелей верхнего пояса и присоединяются 
конструктивно восемью болтами диаметром 1 2  мм.

Рис. 54. Присоединение раскосов к разрезному верхнему поясу
/ — деревянные накладки; 2 — болты диаметром 12 км; 3 — центральный болт 
диаметром 25 мм; 4 — планки раскосов; 5 — стяжные болты диаметром 12 мм

В случае разрезного пояса без вкладышей с непосредственным ло
бовым упором (рис. 54), центральный болт устанавливается в отвер
стие, просверленное в месте стыка панелей пояса, после чего к нему 
присоединяются стальные планки раскосов. Боковые деревянные на
кладки с заранее просверленными отверстиями для центрального бол
та надеваются на него, и весь пакет соединяется болтами. Централь
ный болт может рассматриваться как четырехсрезный, однако, учи
тывая различные условия его работы в поясе и в накладках, вводим 
коэффициент условий работы т = 0 ,7 5 . Тогда усилие, приходящееся 
на один срез болта в пределах пояса,

d 4000
Г =  — — =  1333 кгс (13,3 кН).

2*2т 4-0,75
С учетом угла смятия 23°50* и соответствующего ему коэффициента 
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Аа =0,95 в соответствии с пп. 5.14 и 5.15 главы СНиП II-B.4-71 на
ходим диаметр болта по условию изгиба

1333

250 У  0,95
=  2,33 см.

Принимаем болт диаметром 25 мм. Болты, прикрепляющие стыковые 
накладки к поясу, ввиду очевидного запаса не проверяем.

Расчет узла нижнего пояса

В каждом узле нижнего пояса (рис. 55) уголки прерываются и 
перекрываются пластинками сечением 10X120 мм. В центре пластин
ки просверлено отверстие для узлового болта. Диаметр болта опре-

Рис. 55. Узел нижне
го пояса фермы

1 — центральный болт 
диаметром 25 мм; 2— 
накладки 120x10 мм;
3 — уголки нижнего 
пояса 90X56X6 мм;
4 — сварные швы, А - 
= 8  мм; 5 — сварные 
швы, А=6 мм; 5—на
кладка 140X80X6 мм; 
7 — планки раскосов

деляется из условий его изгиба от силы, равной разности усилий в 
соседних панелях нижнего пояса. Максимальная разность усилий воз
никает при односторонней снеговой нагрузке и равна: Л£=4,45 тс 
(44,5 кН). Момент, изгибающий болт, равен:

М  =
4450

2
(0 , 8  +  0,4) =  2670 кгс-см (26,7 кН см ),

где 6 =  8  мм — толщина пластины, присоединяющей раскос.
Необходимый диаметр болта при /?и= 2 100 кгс/см2  (210 МПа) 

равен 2,33 см. Принимаем болт диаметром 25 мм.
Необходимо проверить стыковые накладки на растягивающее 

усилие £/2 = 3 7  тс (370 кН). Напряжения в накладках с учетом ос
лабления их болтовыми отверстиями равны:

а U 2
26 ( b - d )

37 000
2-1 (12 — 2,5)

=  1970 кгс/см2  (19,7 МПа) <

< 2100 кгс/см2  (210 МПа).

Сварные швы, присоединяющие уголки к накладкам, восприни
мают 70% усилия среза у обушка

2
37 000-0,7 

2
=  13 0 0 0  кгс (130 кН).
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Усилие у пера уголка Т2=  18 500—13 000 =  5500 кгс (55 кН).
Необходимая длина шва у обушка при Л= 8  мм

, _____ Т\_________ 13 000
1  Яср-0,7Л 1500-0,7-0,8 ’ СМ-

Длина шва у пера при Л =  6  мм
Т* 5500U — -------------= ------------------ =  8 , 8  см.

Яср-0,7А 1500-0,7-0,6
Принимаем конструктивно оба шва по 15 см.
Пример 9.2. Запроектировать металлодеревянную безраскосную 

треугольную ферму с дощатоклееным верхним поясом прямоуголь
ного сечения под утепленное покрытие с кровлей из волнистых ас
бестоцементных листов.

Исходные данные

Пролет фермы /= 1 8  м, шаг ферм 3 м, высота Л = —/=2,25  м,
о

угол наклона верхних поясов ct=14°, s in a  =  0,24; cosa =  0,97, 
tga=0,25.

Рис. 56. Треугольная безраскосная ферма
/ — опорный узел; / /  — стык затяжки; / / /  — коньковый узел; /  — опорный 
стальной башмак; 2 — дощатоклееный верхний пояс; 3 — стальные подвески; 

4 — коньковые деревянные накладки; 5 — стальная затяжка

Верхний пояс выполняется из слоев шириной 14 см и толщи
ной 4,5 см. Нижний пояс (затяжка) выполняется из арматурной 
стали класса A-III. По верхнему поясу уложены утепленные панели 
покрытия шириной 150 см а по ним — кровля из волнистых асбе
стоцементных листов. Район строительства — Московская область. 
Общий вид фермы показан на рис. 56.

Нагрузки

Нормативные нагрузки на 1 м фермы:
постоянная (вес покрытия и фермы) gH—250 кгс/м (2,5 кН/м); 
временная (снеговая) ро=300 кгс/м (3 кН/м); 
полная ?„=550 кгс/м (5,5 кН/м).

£н 250
Отношение постоянной нагрузки к снеговой— = - т -  =0,83; для

Рф 300
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Э7ого значения в соответствии с п. 5.7 главы СНиП 11 -6 - 7 4  находим 
коэффициент перегрузки п= 1 ,47 , а по табл. 5 главы СНиП 11-6-74 
значение коэффициента с— 1 .

Расчетные нагрузки на 1 м фермы: 
постоянная #=250-1,12=280 кгс/м (2,8 кН/м); 
временная (снеговая) /?=300-1,47=440 кгс/м (4 , 4  кН/м); 
полная 9  =  720 кгс/м (7,2 кН/м).

Расчетные сопротивления древесины: 
на сжатие и изгиб /?с=Ям=130 кгс/см2  (13 МПа); 
на скалывание Rck — 24 кгс/см2  (24 МПа).
Расчетное сопротивление стали R =2100 кгс/см2  (210 МПа).

Определение усилий в элементах фермы

Ферма рассчитывается на два сочетания нагрузок (рис. 57): по
стоянная и временная нагрузки по всему пролету (первое сочетание) 
и постоянная нагрузка по всему пролету и временная на половине 
пролета (второе сочетание).

аммм1м-н+шм11н-шз;

нУ--------------- 7

Рис. 57. Расчетная схеиа и 
схема загружения фермы

а — первое сочетание нагру
зок; 6 — второе сочетание 

нагрузок

Рис. 58. К расчету опорного 
сечения верхнего пояса 

фермы

При первом сочетании нагрузок: 
опорные реакции

ql 720*18
А =  В =  =  — - —  =  6500 кгс (65 кН);

Z Л
усилие в затяжке

<7/а 720 -18s
я== 1 Г  =  т т ж  =  13000 " * (130 жН):

сжимающие усилия в верхнем поясе 
Н  13000

jVj = --------- =  —— — =  13 400 кгс (134 кН);
cos а  0,97
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изгибающий момент от нагрузки по верхнему поясу 
ql* 720-18*

М% =  — - = ----- —-----=  7280 кгс-м (72,8 кН);
82 82

поперечная сила в верхнем поясе у опор 
ql 720*18

Q =  - - -  = -------------=  3230 кгс (32,3 кН);4 4

сила смятия в опорном сечении верхнего пояса (рис. 58)

N ' — V Л2  +  Я а =  Кб500* +  13 0002  =  14550 кгс (145,5 кН).

При втором сочетании нагрузок: 
опорные реакции

ql 3 pi 280-18 , 3-440-18
2 +  4 2  -  2  + 4-2

=  i L + J -
2 4

pl 280-18 , 440-18
2  “  2 1 8  =

=  5480 кгс (54,8 кН);

усилие в затяжке
el* p i 2  280-182 440-182

Я =  +  —  =  -  - +  - - ---- =  8900 кгс (89 кН);
8 /  16/ 8-2,25 16-2,25

сжимающее усилие в верхнем поясе у опоры

Н 8900
=  9150 кгс (91,5 кН);

cos а  0,97 

сила смятия в опорном сечении верхнего пояса

N" =  V a 2+  №  =  V 54804- 9150* =  10900 кгс (109 кН)

а) Подбор сечения верхнего пояса

Высоту сечения пояса определим из условия получения макси
мально допустимых скалывающих напряжений у опор фермы, для 
чего используем формулу (6.5) настоящего руководства и введем в 
нее коэффициент Кск по рис. 44:

1,5Q/Cck __ 1,5-3230/Сск 
~  0 ,6 -bRQK~  0,6-14-24 '

Для определения значения коэффициента /Сек зададимся отноше
нием высоты упорной площадки к высоте сечения, равным 0,5, 
тогда по рис. 44 настоящего руководства получим /(<*=2,1 и, следо- 

, 1,5.3230-2,1 _
вательно, п= - , =  50 см.

0,6 14-24
Принимаем h = 5 0  см.
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6) Проверка напряжений в сечении верхнего пояса с максимальным
изгибающим моментом

Для принятых размеров имеем площадь поперечного сечения 
50X14=700 см2, расчетный момент сопротивления (с учетом ко

эффициента /п«= 1,15 по табл. 18 главы СНнП Н-В.4-71)
bh*mt 14-50М.15

Р “ =  6708 см*,

Расчетная длина элемента верхнего пояса 
I i800

=  925 см, а гибкость
2  cos а  2*0,97 

925
JU = 0,289*50

=  64.

При высоте опорной площадки С=0,5 А эксцентрицитет прило
жения нормальной сжимающей силы равен: е=0,25 А=0,25Х 
Х50— 12,5 см. Расчетный изгибающий момент в соответствии с 
п. 9.12 настоящего Руководства: 
при первом сочетании нагрузок

MPi =  Мг — Nxe =  7280— 13 400*0,125 =  5605 кгс-м (56 кН*м);

при втором сочетании нагрузок
Л4ря == Мх — N^e — 7280 — 9150*0,125 =  6140 кгс-м (61,4 кН-м).

В соответствии с п. 4.14 главы СНиП II-B.4-71: 
при первом сочетании нагрузок

64** 13 400 
3100*130*700

при втором сочетании нагрузок
. _  64* *9150

“  3100*130*700
0,835.

Сжатая кромка верхнего пояса раскреплена панелями покрытия 
шириной 1,5 м, что определяет расстояние между закрепляющими

связями: 1р =  150 < —-— =275  см, и расчет производится без уче- 
Л

та устойчивости плоской формы изгиба (см. п. 4.2 настоящего Руко
водства). В соответствии с формулой (2 0 ) главы СНиП напряжения 
сжатия в поясе составляют: 
при первом сочетании нагрузок

м

°  '  + s;
Pl 13 400 , 560 500

700 0,8-6708

< 130 кгс/см* (13 МПа);

123,5 кгс/см* (12,35 М Па)<
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при втором сочетании нагрузок

_  N , А1р> 915о 6 1 4 0

°  F +  “  700 +  0,835-6708

=  122 кгс/см8  (12,2 МПа) <  130 кгс/см* (13 МПа).
Таким образом, расчетным в данном примере является первое со

четание нагрузок.
в) Расчет опорного узла

Проверяем на смятие верхний пояс в месте упора. Сжимающая 
сила # '  =  14 550 кгс (145,5 кН). Угол между направлением волокон

Рис. 59. Узел /  
(опорный)

/ — верхний пояс; 
2 — боковые пла
стины башмака, 
6—8 мм; 3 — болт 
диаметром 16 мм; 
4 — стержни за
тяжки диаметром 
18 ми; 5 — опор
ная пластина, 6 — 
—8 мм; б — упор
ная пластина 
баш мака, 6 — 
—8 мм; 7 — ребра 
упорной пластины

и нормалью к опорной площадке определяется величиной tg a 2 = 0 ,5  
и равен: сса^б^О '. Соответственно co sa 2 =0,8. По рис. 1 главы 
СНиП II-B.4-71 # шаа =77 кгс/см2  (7,7 МПа). Площадь смятия
(рис. 59):

F  см
cb

COS 0С)

25-14
0,80

=  437 см2,

а напряжения смятия

a
14550
437

=33 ,3  кгс/см2  (3,33 МПа) <  77 кгс/см2  (7,7 МПа).

Башмак изготовляется из листа толщиной 6 = 8  мм. Его упорная 
пластина усилена ребрами (см. рис. 59). Расчет ее может быть вы
полнен аналогично изложенному в предыдущем примере и здесь не 
приводится. Так же аналогично предыдущему рассчитывается опорная 
пластина (плита) башмака.
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г) Расчет затяжки

Усилие в затяжке / /= 1 3  000 кгс (130 кН). Затяжка в пределах 
опорного узла выполнена из двух арматурных стержней класса А-Ш, 
а на среднем участке пролета — из одного стержня. Требуемая пло
щадь двух стержней затяжки с учетом коэффициента т 2=0,85, учи
тывающего неравномерность распределения усилий между стержня
ми (п. 3.4 главы СНиП П-В.4-71),

F =
Н 13000

/?а /па 3400*0,85
=  4,5 см*.

Рис. 60. Узел II (стык затяжки)
/ — стяжная муфта; 2 — концевой стержень затяжки диаметром 45 мм; 3 — 

стержни затяжки диаметром 18 мм

Принимаем два стержня диаметром 18 мм, F —5,08 см2 > 4 ,5  см*.
Расчетные усилия в сварных швах, присоединяющих затяжку к 

башмаку, с учетом коэффициента неравномерности 0,85

Н 13 000
N  = ----- =  — —  =  15300 кгс (153 кН).

т 2  0,85

Принимаем суммарную длину швов /ш= ( 20—2)4=72 см. 
Усилие, передающееся на 1 см шва,

, 15 300
N = ———  =  212 кгс/см (2,12 кН/см).

72
Требуемая высота шва 

N 9h — 2 1 2

0,5 Rcp 0,5*1500
0,28 см,

где 0,5 — коэффициент расчетной высоты шва, присоединяющего круг
лый стержень к пластине.

Конструктивно принимаем h =0,6 см.
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Одиночный стержень среднего участка затяжки соединяется с 
парными стержнями с помощью муфты. Требуемая площадь сечения 

„ Н
стержня в муфте будет F =  ~г———  »Др *0,о

где Яр=1700 кгс/см2;
0 , 8  — коэффициент ослабления резьбой.

Тогда
13000

F =  - - = 9 ,5 6  см*.
1700*0.8

Принимаем стержень диаметром 45 мм под резьбу М—42, для 
которого ^бр== 12,56 см2; F = 0,8 *12,56 =10,25 см2>9,56 см2.

Принимаем суммарную длину сварных швов, присоединяющих 
концевой участок к стержням затяжки, /=4*6=24 см. Усилие, пере
даваемое на 1 см шва, равно 540 кгс (5,4 кН), а требуемая высота 
шва Л=0,51 см. Принимаем А=0,6 см.

Стяжную муфту выполняем из трубы по ГОСТ 8732—70, труба 
ВН ЗОХЮ, материал трубы сталь Ст20, толщина стенок 8  мм. Пло
щадь поперечного сечения муфты с учетом ослабления ее отверстием 
(рис. 60)

я  (D* — <Р) 2*2*0,8=3,14 (6 * — 4,4*) — 3,2 =

=  9,85 см* > 9,56 см*;
д) Расчет конькового узла

Болты, присоединяющие накладки к поясу (рис. 61), рассчитыва
ем на поперечную силу от одностороннего загружения фермы сне
говой нагрузкой

о/ 440*18
Q =  =  — — = 9 7 5  кгс (9,75 кН);§

8 8
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л £ =  0 ,2 -975=  195 кгс (1,95 кН).

Принимаем толщину накладки 7 см и болты диаметром 1,4 см. 
Расчетное усилие на один срез болта по изгибу нагеля при смятии 
древесины поперек волокон (йа =0,72 см. рис. 6  настоящего Руко
водства): 7’н=  (180* 1,42 +2*7г) 0,72 =  323 кгс (3,23 кН )<250 d2=  
=  488 кгс (4,88 кН). Ставим в сечении 1 два болта, тогда на четыре 
среза можно передать усилие ^  =  4*323=1292 кгс (12,92 кН) >  
>*1180 кгс (11,8 кН). В сечении 2 ставим один болт, на два среза 
которого можно допустить усилие N =3*323=646 кгс (6,46 кН).

10. ПАНЕЛИ (ПЛИТЫ) ПОКРЫТИЙ

10.1 Утепленные панели для покрытий рекомендуются следующих 
типов:

а) под рулонную трехслойную кровлю (один слой рулонного ков
ра наклеивается на заводе):

клеефанерные с двусторонними обшивками из водостойкой 
фанеры;

с двусторонними обшивками из плоских асбестоцементных ли
стов на шурупах по деревянному каркасу;

с внешней обшивкой из плоских асбестоцементных листов и 
внутренней обшивкой из декоративного фибролита и других звуко
поглощающих материалов на шурупах по деревянному каркасу;

б) под жесткую кровлю из волнистых асбестоцементных листов, 
стали и т. п.:

клеефанерные с нижней обшивкой из водостойкой фанеры по де
ревянному каркасу;

с нижней обшивкой из плоских асбестоцементных листов или де
коративного фибролита и других звукопоглощающих материалов на 
шурупах по деревянному каркасу.

В качестве утеплителя рекомендуются минераловатные плиты на 
синтетическом связующем (ГОСТ 9573—72), укладываемые на ниж
нюю обшивку по слою наклеечной или покрасочной пароизоляции.

1 0 .2 . Панели предназначены для кровель отапливаемых зданий, 
как правило, с наружным отводом воды для районов с расчетной 
температурой наружного воздуха до —5(F С.

10.3. В панелях всех типов должна быть обеспечена сквозная 
естественная вентиляция внутренних полостей наружным воздухом. 
Вентиляция может осуществляться поперек или вдоль панели. В 
первом случае продольные ребра каркаса панели выполняются сос
тавными на коротких приклеиваемых прокладках, промежутки 
между которыми образуют вентиляционные отверстия, расположен
ные над слоем утеплителя. Во втором случае продольные ребра кар
каса выполняются сплошными, а вентиляционные отверстия преду
сматриваются в торцовых и поперечных ребрах каркаса панели. В 
панелях, предназначенных для кровли из волнистых асбестоцемент
ных листов, продольные ребра каркаса устраиваются сплошными, 
а поперечная вентиляция обеспечивается через волны кровельных 
листов.

Площадь вентиляционных отверстий определяется по расчету
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в зависимости от температурно-влажностного режима помещения, 
климатического района и протяженности вентилируемого ската.

10.4. Панели с продольным проветриванием могут укладываться 
непосредственно на несущие пролетные конструкции; в этом случае 
вентиляция их осуществляется вдоль здания. При опирании панелей 
на прогоны, уложенные на несущие конструкции, проветривание осу
ществляется вдоль ската от карниза к коньку; возможно также эти 
панели укладывать непосредственно на несущие конструкции, а про
ветривание осуществлять вдоль ската, устраивая над несущими кон
струкциями сборные каналы от карниза до конькового продуха. Па
нели с поперечным проветриванием предназначены для укладки не
посредственно на несущие пролетные конструкции, вентиляция в 
этом случае осуществляется от карниза к коньку. Предпочтительнее 
устройство вентиляции поперек ската кровли.

10.5. Крепление панелей к несущим конструкциям в местах их 
опирания рекомендуется устраивать сверху. Конструкция крайних 
продольных ребер должна допускать выполнение утепленного стыка 
между панелями.

10.6. Рекомендуемые размеры панелей: номинальная ширина
1.5 м, высота V3 5 —Уго пролета, длина до 6  м при опирании на несу
щие конструкции, располагаемые поперек здания. При шаге несущих 
конструкций 3 м рекомендуется применять двухпролетные панели 
длиной 6  м и доборные длиной 3 м; укладка тех и других панелей 
должна выполняться вразбежку; при шаге несущих конструкций 4,5 
и 6  м рекомендуются однопролетные панели номинальной длиной
4.5 и 6  м. В случае опирания панелей на несущие конструкции, рас
положенные вдоль здания, при двухскатных и односкатных кровлях 
допускаются также панели с номинальной длиной 9 и 12 м.

10.7. Обшивки клеефанерных панелей изготовляются из водо- 
стойкой фанеры толщиной не менее 6  мм, а деревянный каркас — 
из пиломатериалов хвойных пород II категории (см. табл. 2  главы 
СНиП II-B.4-71). Каркас состоит из продольных ребер, размещаемых 
с шагом 0,5 м, торцовых ребер, а в панелях длиной более 3 м — так
же поперечных ребер, располагаемых с шагом более 3 м. Фанер
ные обшивки и продольные ребра каркаса, связанные между собой 
водостойким клеем в одно целое, образуют коробчатое или тавровое 
рабочее сечение.

10.8. Расчет клеефанерных панелей должен производиться в со
ответствии с указаниями п. 4.23 главы СНиП II-B.4-7I. Толщина 
нижней обшивки панелей определяется из условий работы ее на 
растяжение при изгибе целого коробчатого или таврового сечения. 
Толщина верхней сжатой обшивки определяется из условия устой
чивости при работе на изгиб всего сечения и дополнительно прове
ряется на местный изгиб сосредоточенным грузом. Стыки фанерных 
обшивок рекомендуется выполнять «на ус> длиной 8 — 1 0  толщин 
фанеры. Допускается стыкование фанеры с помощью накладок. 
В случае применения для обшивок бакелизированной фанеры в за
висимости от типа стыков ее (с двумя накладками или с одной на
кладкой) в уточнение коэффициента Кф в формуле (26) главы СНиП 
II-B.4-71 его величина принимается по табл. 33 настоящего Руко
водства.

10.9. Для панелей с асбестоцементными обшивками применяют
ся плоские асбестоцементные листы размером 1,5X3 м, толщиной 
8 —10 мм. Продольные ребра устанавливаются с шагом 0,5 м, а по
перечные по торцам и по середине длины под стыком асбестоце-
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Т а б л и ц а  33

Стык

Коэффициент /Сф при стыковании листов бакелизи- 
рованной фанеры при отношении длины склейки 

к толщине листа фанеры

4 8 12 16 20

С двумя накладка
ми ........................ 0,45 0,65 0,7 0,7 0,7
С одной накладкой 0,16 0,19 0,22 0,25 0,29

ментных листов. Сплошные ребра панелей выполняются из целых 
досок, а при отсутствии нужного сортамента — клееными из брусков. 
Ребра, в которых необходимо устраивать вентиляционные отверстия, 
изготовляются клееными на коротких прокладках. Высота верхнего 
бруска и коротких прокладок принимается не более 5 см. Нижний 
брусок допускается применять целого сечения необходимой высоты.

Асбестоцементные листы присоединяются к каркасу шурупами с 
потайной головкой через раззенкованные отверстия диаметром на 
2 мм больше диаметра шурупа и в расчетное сечение панелей не 
вводятся.

10.10. Верхняя обшивка рассчитывается на прочность и жест
кость, как трехпролетная плита, находящаяся под воздействием соб
ственного веса, веса кровли и снеговой нагрузки, и дополнительно 
проверяется на прочность под воздействием сосредоточенного груза 
Р=120 кгс при расчетной ширине плиты 100 см. Нижняя обшивка 
также рассчитывается, как трехпролетная плита, на воздействие ее 
собственного веса и веса утеплителя. Продольные сплошные ребра 
рассчитываются, как однопролетные или двухпролетные балки, а 
продольные ребра с вентиляционными отверстиями рассчитываются, 
как балки с короткими прокладками на жестких связях. Макси
мальный прогиб асбестоцементных листов от равномерно распре
деленной нормативной нагрузки не должен превышать V4 0 0  расстоя
ния между осями продольных ребер. Максимальный прогиб продоль
ных ребер от нормативной нагрузки не должен превышать V2 6 0  их 
расчетного пролета.

10.11. Неутепленные панели рекомендуются для покрытий под 
рулонную кровлю следующие:

клеефанерные с внешней обшивкой из водостойкой фанеры по 
деревянному каркасу;

с внешней обшивкой из плоских асбестоцементных листов на шу
рупах по деревянному каркасу.

Рекомендуемые размеры панелей, шаг ребер каркаса, требования 
к материалам и правила расчета такие же, как для утепленных па
нелей.

П р и м е ч а н и е .  В случае применения для неутепленных покры
тий кровли из листовых материалов рекомендуется устраивать ее по 
прогонам, укладываемым непосредственно на несущие конструкции.

Пример 10.1. Запроектировать утепленную клеефанерную панель 
покрытия.

Исходные данные
Номинальные размеры панели (рис. 62) в плане 1,5X6 м; обшив

ки из водостойкой фанеры марки ФСФ сорта В/ВВ по ГОСТ 3916—69
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(нижней толщиной 6 мм, верхней толщиной 9 мм); ребра из сосновых 
досок II категории. Клей КБ-3. Утеплитель — минераловатные пли
ты толщиной 8 см на синтетическом связующем по ГОСТ 9573—72. 
Объемный вес утеплителя 100 кгс/м3 (1 кН/м3). Пароизоляция — из 
полиэтиленовой пленки толщиной 0,2 мм. Воздушная прослойка над 
утеплителем — вентилируемая вдоль панели. Район строительства— 
г. Смоленск.

Рис. 62. Клеефанерная утепленная панель покрытия
а — план; 6 — продольный разрез; в — поперечный разрез; г — расчетная схе
ма поперечного сечення; /  — верхняя фанерная обшивка. 6—9 мм; 2 — ннжняя 
фанерная обшивка, 6 - 6  мы; 3 — утеплитель; 4 — пароизоляция; 5 — продоль
ные ребра нз досок; б — поперечные ребра из досок; 7 — торцовая доска для 

крепления панелей к несущим конструкциям

Каркас панели состоит из четырех продольных ребер с шагом 
с=47,4 см, высотой 17,4 см, толщиной 4,6 см. Ширина панели понизу 
149 см, поверху 147 см. Ширина площадки опирания панели на не
сущую конструкцию 6 см. Расчетный пролет панели /р=594 см. При-

18,9 1
нятая высота панели Л=18,9 см, что составляет - = —  пролета.

594 о2

Нагрузки на панель

Панели предназначены для укладки по балкам и фермам в зда
ниях без фонарей при уклоне кровли до 12% в районах с средней 
скоростью ветра о = 3  м/с и весом снегового покрова р0* 1 00 кгс/м2 
(1 кН/м2). В соответствии с п. 5.5 главы СНиП 11-6-74 при определе
нии нормативной снеговой нагрузки коэффициент с— 1 (1,2—0,1 о) =
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= 1 (1,2—0,1*3) =0,9 и рн =  100*0,9*90 кгс/м2 (0,9 кН/м2). Норма
тивная постоянная нагрузки от собственного веса панели и рулон
ной кровли £н = 40 кгс/м2 (0,4 кН/м2). Полная нормативная нагрузка 
qn=90+40 =  130 кгс/м2 (1,3 кН/м2),

Коэффициент перегрузки для постоянной нагрузки, учитывая, 
что около половины ее составляет вес утеплителя и рулонной кровли, 
принимаем 1,2. Коэффициент перегрузки для снеговой нагрузки в со
ответствии с п. 5.7 главы СНиП II-6-74 для отношения нормативного

бв 40веса покрытия к весу снегового покрова---- =  7^~ 0 ,4  равен: пс —1,6.
Ро

Расчетные нагрузки на 1 м2 панели: 
постоянная g = 4 0 -1,2=48 кгс/м2 (0,48 кН/м2); 
временная />=90-1,6=144 кгс/м2 (1,44 кН/м2); 
полная 192^200 кгс/м2 (2 кН/м2).
Полные нагрузки на 1 м панели:
нормативная qn =  130* 1,5= 195 кгс/м (1,95 кН/м);
расчетная ?Р=200-1,5=300 кгс/м (3 кН/м).

Расчетные характеристики материалов
Для фанеры марки ФСФ вдоль волокон наружных шпонов в со

ответствии с табл. 14, 15 главы СНиП II-B.4-71 имеем:
расчетное сопротивление растяжению при толщине 6 мм

/? ф .р . =  135 кгс/см* (13,5 МПа); 

расчетное сопротивление сжатию при толщине 9 мм 
100 кгс/см* (10 МПа); 

расчетное сопротивление скалыванию
# ф . с к  =  6 кгс/см* (0,6 МПа); 

модуль упругости:
£Гф(б) =  95 000 кгс/см* (9500 МПа) при толщине 6 мм;

^Ф(9) “  кгс/см* (8500 МПа) при толщине 9 мм.
Для древесины ребер по табл. 8 главы СНиП II-B.4-71:

Я„ =  130 кгс/см* (13 МПа);
RCK =  24 кгс/см* (2,4 МПа);

£ =  100 000 кгс/см* (10* МПа);

Геометрические характеристики сечения
Расчетная ширина фанерных обшивок принимается согласно 

п. 4.23 главы СНиП II-B.4-71 на 10% меньше действительной и равна: 
Ьф.Р =  0,9-147= 133,2 см.

Сечение клеефанерной панели приводим к сжатой фанерной об
шивке (толщиной 9 мм). Коэффициенты приведения: 
для ребра

пр —
Е

^Ф(9)

100 000 . 
85000 “  ’ 5
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для 6-мм фанеры

^ф(б) 95 000
85 000

=  1,12
Ф(9)

Приведенная площадь сечения
Fпр =  Лф ^ф.р 8Н +  ^ф.р бв +  Tip bh =

=  1,12*133,2.0,6+133,2.0,9+ 1,18*4,6*17,4*4 =  587 см*.
Приведенный статический момент сечения относительно нижней 

его плоскости (см. рис. 62).

Slip — ЯФ бф.р бн +  6ф.р 8В ^бн +  Лр +  +

+  Яр-46рЛ^6н +  - у | =  1,12-133.2-0,6-0,3 +  133.2-0.9-18,45 +

+  1,18-4.4,6-17,4-9,3 =  5752 см»,
гдебн=6 мм и бв=9 м м — толщины нижней и верхней обшивок; 

ЛР=17,4 см; бр=4,6 см — высота и толщина ребер.
Координаты нейтральной оси:

Ул = 'пр 5752
пр 587

=  9,8 см;

(h — К0) =  1 8 ,9 - 9 ,8  =  9,1 см.
Приведенный момент инерции (без учета собственных моментов 

инерции обшивок)

J np =  n ^ Y l  +  F ^ 2 +  Яр^р 7 р +  лр / р =

= 1,12.79,9.9,5*+ 119,9-8,65*+ 1,18-320,2-0,5* +
4-1,18-4,6-17,4*

+ 12
=  26674 см4,

где — расчетная площадь поперечного сечения растянутой ниж
ней обшивки; 5ф =  6ф.р. бн =  133,2*0,6 =  79,9 см2;

— расчетная площадь поперечного сечения верхней обшивки; 

^ = V pA =  133 ,2-0 ,9=119,9  см*;
FP — площадь поперечного сечения ребер;

Fp =  4Лр Ьр =  4* 17,4*4,6 =  320,2 см*; 
/ р — момент инерции ребер;

4*4,6*17,4*
12

=  8150 см«;

Ур — расстояние от нейтральной оси до центра тяжести ребра; 

1гр =  У о - ( - у -  +  8н) =  9 ,8 - ( 8 ,7  +  0,6) =  0,5 см;
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Кф— расстояние от нейтральной оси до центра тяжести верхней 
обшивки;

Уф =  (ft— </о) — — 9,1 —0,45 =  8,65 см;

Уф— расстояние от нейтральной оси до центра тяжести нижней 
обшивки;

Уф =  Уо — =  9,8 — 0,3 =  9,5 см.

Проверка панели на прочность 

Расчетный изгибающий момент в середине пролета

М = Яь 1Р Р 300*5,942
8 8 

Напряжения в растянутой обшивке 
М . .  132 000

=  1320 кгс*м (13,2 кН*м).

о =  —----У0Пф =  —————— 9,8-1,12 =  54,5 кгс/см2 (5,45 МПа) <
7 26 674

< 0,6* 135 — 81 кгс/см2 (8,1 МПа)
пр

(здесь 0,6 — коэффициент, учитывающий снижение расчетного со* 
противления фанеры в растянутом стыке при соединении «на ус»).

Проверяем устойчивость сжатой обшивки в соответствии с 
п. 4.23 главы СНиП II-B.4-71

М
Лтр фф

(А— К0) ^  ^?ф.с.

При расстоянии между ребрами в свету 42,9 см и толщине фанеры 
6в=0,9 см

в 42>Э = 4 7 ,6  < 5 0 .
6, 0,9

Тогда

Фф - J s L5000
47,62
5000

0,55
и

132 000*9 1
о =  26 674-0 55 =  8 1 кгс/см2 <8*17 МПа) < 100 кгс/с“2 ( ,° МН»)*

Проверяем верхнюю обшивку на местный изгиб сосредоточенной 
силой 120 кгс (1,2 кН), как заделанную по концам (у ребер) балку 
шириной 100 см,

pc 12Q. 4 7  4

М =  —— — ---------— =  712,5 кгс-см (7,125 кН-см),8 8

139



где с=47,4 см — расстояние между ребрами в осях. Момент сопро
тивления обшивки шириной Ь—100 см

W —
ьы 100-0,эа

=  13,5 см3*

В соответствии с п. 6.15 главы СНиП II-B.4-71 умножаем расчет
ное сопротивление фанеры изгибу поперек волокон на коэффициент 
1,2: /?Ф.и-1,2=50-1,2=60 кгс/см2 (6 МПа).

Напряжения от изгиба сосредоточенной силой
М 712 5а =  —  = ----1— =  52,7 кгс/см2 < 60 кгс/см2 (6 МПа).W 13,5

Проверяем скалывающие напряжения по клеевому слою фанер
ной обшивки (в пределах ширины дощатых ребер). Поперечная сила 
равна опорной реакции:

Q Яр h  
2

300-5,94
2

=  891 кгс (8,91 кН).

Приведенный статический момент верхней обшивки относитель
но нейтральной оси равен 5 Ир=^фУф= 119,9*8,65= 1037 см*. При 
расчетной ширине клеевого соединения 6Р=4*4,6= 18,4 см находим 
касательные напряжения

QSnp 
j  пр Ьр

^ ^ - 2 . 1  « / с *  <0.2 МП.) <

< 6 кгс/см2 (0,6 МПа).

Относительный прогиб панели равен:

J ____ 5 Ун <р _  5 1,95-594» 1 _1_
1Р ~  384 £ф(Э) 384 85 000-26 674 436 < 250 *

Пример 10.2. Запроектировать утепленную панель покрытия с 
асбестоцементными обшивками.

Исходные данные
Номинальные размеры панели в плане 149X299 см, толщина 

208 мм. Каркас деревянный из четырех клееных продольных ребер, 
связанных по торцам поперечными ребрами и нижними горизонталь
ными досками, через которые панель пришивается гвоздями к несу
щей конструкции. Обшивки из плоских асбестоцементных листов тол
щиной: нижняя 8 мм, верхняя 10 мм. По нижней обшивке с внут
ренней стороны нанесена пароизоляция и уложен утеплитель из мине
раловатных плит толщиной 10 см (ГОСТ 9573—72) с объемной массой 
у=100 кг/м3. Для обеспечения вентиляции продольные ребра панели 
выполнены составными с тремя щелевыми отверстиями (рис. 63). 
Панели предназначены для укладки по балкам или фермам под ру
лонную кровлю с уклоном не более 20% в зданиях без фонарей. 
Район строительства — Игарка; нормативный вес снегового покрова 
р0=2ОО кгс/м2 (2 кН/м2).
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Рис. 63. Утепленная панель покрытия с асбестоцементными обшивками
а — план; б — продольный разрез; в — поперечный разрез; / — верхняя об
шивка; 2 — крайние клееные ребра с вентиляционными отверстиями; 8 — сред
ние клееные ребра с вентиляционными отверстиями; 4 — вентиляционные от
верстия; 5 — прокладки на клею; 6 — утеплитель по слою паронзоляции; 7 — 
нижняя обшивка; 8 — торцовое ребро; 9 — торцовая доска для крепления па

нелей к несущим конструкциям

Нагрузки
В соответствии с п. 5.5 главы СНиП 11-6-74 для указанных выше 

географических условий к значению коэффициента С вводится ко
эффициент К =0,85, и тогда нормативная снеговая нагрузка рп =* 
=200*0,85 =  170 кгс/м2 (1,7 кН /м2). Коэффициент перегрузки для 
снега в соответствии с п. 5.7 этой же главы СНиП определяется 
в зависимости от отношения собственного веса к весу снегового по
крова; в нашем случае при возможном максимальном собственном

Т а б л и ц а  34

Нагрузка на верхнюю обшивку

Вид нагрузки
нормативная

коэффи
циент пе
регрузки

расчетная

Постоянная от веса обшивки 
и кровли g, кгс/м2 (Н /м2) . . 29(290) 1 ,2 35(350)

Временная (снеговая) р у 
кгс/м2 (Н /м2) ............................... 170(1700) 1.6 270(2700)

Полная равномерно распре
деленная цу кгс/м2 (Н /м2) . . 200(2000) — 305(3050)

Сосредоточенный груз Р9 кгс 
( Н ) ............................................................. — — 120(1200)
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весе панели 60 кгс/м2 (0,6 кН/м*) и весе снегового покрова р0 это
60

отношение равно: = 0 , 3 ,
Ро 200

т. е. меньше 0,4, откуда лс=1,6. С учетом этого составлены табл. 34 
и 35 нагрузок на верхнюю обшивку и на всю панель в целом.

Т а б л и ц а  35

Нагрузка на 1 м: :панели

Вид нагрузки нормативная,
кгс/м2(Н/м*)

коэффи
циент пе
регрузки

расчетная
кгс/м=(Н/м2)

Постоянная:
вес обшивок, кровли и 
у т еп л и т ел я ........................ 40(400) 1,2 48(480)
вес каркаса ........................ 15(150) 1.1 16,5(165)
о б щ а я .................................. 55(550) 65(650)

Временная снеговая . . . . 170(1700) 1,6 270(2700)
Полная .................................. 235(2350) 335(3350)

Расчетные характеристики материалов
Для асбестоцементных листов в соответствии с СН 265-63: 
расчетное сопротивление изгибу:
при продольном расположении волокон Л* =  140 кгс/см2 

(14 МПа);
при поперечном расположении волокон /?к9о=115 кгс/см2 

(11,5 МПа);
модуль упругости £ а=Ю 5 кгс/см2 (104 МПа).
Для древесины ребер:
расчетное сопротивление изгибу R*=  130 кгс/см2 (13 МПа); 
расчетное сопротивление скалыванию /?ск= 24 кгс/см2 (2,4 МПа); 
модуль упругости £ = 1 0 5 кгс/см2 (104 МПа).

Проверка верхней обшивки на изгиб
Момент сопротивления и момент инерции полосы обшивки шири

ной 5=100 см при толщине 6=1 см равны:
1 00 -1а

6
16,7 см8;

/  =
12

100-I8 
12

— 8,4 см4.

В соответствии с п. 10.9 настоящего Руководства определяем 
максимальный изгибающий момент и максимальный прогиб, как для 
трехпролетной неразрезной балки с пролетами, равными /=48 см 
(рис. 64, а). Максимальный изгибающий момент на второй опоре от 
полной равномерно распределенной нагрузки

A W =  Л10П= - ^ -  =  0,1-305-0,482 =  7,02 кгс-м (70,2 Н м ) ,
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и напряжения от изгиба

а =  - ^ г 5- =  у г у  =  42 кгс/см2 (4,2 МПа) < 115 кгс/см* (11,5 МПа).

Относительный прогиб от нормативной нагрузки в первом пролете 
обшивки

f  0,006&7Н I* 0,0068-2,00*48* 1 J _
/ _  £ а /  — 10*.8,4 558<  400"

Рис. 64. Расчетная схема верхней обшивки
а — равномерная нагрузка; б — сосредоточенный груз

Максимальный изгибающий момент от действия сосредоточенно
го груза Я—120 кгс (1200 Н) в первом пролете (см. рис. 64,6):
М ~  М0 — 0,5Л*ОП =  0,2Р1 =  0,2-48.120 =  1150 кгс-см (11,5 кН-см)#
и напряжения от изгиба 

М 1150
а  =  ^  ^ =  69 кгс/см* <  /?и =  115 кгс/см* (11,5 МПа).

Расчет среднего ребра на прочность
Клееное ребро состоит из двух сплошных брусков, соединенных 

между собой короткими прокладками. Высота верхнего бруска 4 см, 
нижнего— 10 см (толщина слоя утеплителя), высота прокладок 
5 см, ширина сечения всех элементов 4 см (см. рис. 63). Нагрузки, 
приходящиеся на 1 м ребра:

нормативная <7„=0,48-235=113 кгс/м (1,13 кН/м); 
рачетная qv—0,48-335 =160 кгс/м (1,6 кН/м).
Ребро рассчитывается с учетом ослабления сечения отверстиями 

(рис. 65). Напряжения в верхних и нижних брусках складываются 
из напряжений от общего изгиба o0t напряжений от местного изгиба 
брусков Он в пределах вентиляционных отверстий (от действия рас
пределенной нагрузки) и напряжений (Tq от действия поперечной си
лы. Проверка напряжений в нижнем бруске может выполняться без 
учета местного изгиба от веса подшивки и утеплителя.

Напряжения от общего изгиба определяем по величинам изги
бающих моментов в сечениях при расчетном пролете /р =  2,94 м и 
расчетной нагрузке ^р =  160 кгс/м (1,6 кН/м):

w QpxUp — *)
М о-----------g------- '

где х — расстояние от опоры до рассматриваемого сечения.
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Т а б л и ц а  36
Нормальные напряжения в элементах среднего ребра панели, кгс/см=(МПа)

Сечение X, м М, кгс-м
в верхнем бруске в нижнем бруске Допол нител ьные 

указанияребра (кНм)
от общего 

изгиба
от мест

ного 
изгиба

от попе- 
реч ной 
силы

суммар
ные

от общего 
изгиба

от попе
речной 
силы

суммар
ные

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11

1—1 0,45 90(0,9)
—52,3 28,4 17,2 - 6 7

—34,8 —28,4 - 1 7 ,2 —80

2—2 0,7 125(1,25)
- 7 3 -1 4 ,2 —87,2

- 4 7 ,5 14,2 - 3 3 ,3

3—3 0,95 151
- 8 8 28,4 —17,2 —76,8

64,2 43 107,2 Максимальное

—58,5 —28,4 17,2 - 6 9 ,7 (10,72) напряжение в 
нижнем бруске

1,25 158(1,58)
—92,2 18,8 —73,4

66,8 66,84—4 - 6 2 ,6 —18,8 - 8 1 ,4 “

1.47 172(1,72)
—99 -9 ,4 —108,4

71,5 71,5
(7,15)

Максимальное
5—5 - 6 8 ,2 9,4 —58,8 напряжение в 

верхнем бруске
/ —10,84\
1 -5 ,8 8  )

П р и м е ч а н и е .  Над чертой приведены значения напряжений для волокон в точке /, а под чертой в точке 2.



Расстояние от оси 0—0 до центра тяжести сечения ребра в месте 
ослабления (см. рис. 65, б) у0=8,4 см и момент инерции ребра отно
сительно оси z—z  равен 1997 см4. Напряжение определяем на уровне 
внешней и внутренней кромок верхнего бруска в сечениях / —/, 2—2, 
3—3, 4—4Ш 5—5 (см. рис. 65, а ) :

а „  = М,У1
1*

О02 —
М0Уг

где у 1 =  10,6 см — расстояние от оси z—z до кромки 7; 
уг—6,6 см — расстояние от оси z—z до кромки 2.

^  л  | /  |г \э ш  15
1_______ 1\ш=/ 1

30. , ш 500 '3 0 0 \ ш  [зо<0 1 500 ш 30

1 | г  | J \*
1
\s 1 *Г--------- f ----

Рис. 65. К расчету продольного среднего ребра
а — общий вид; б — поперечное сечение /—/—/—5; в — схема работы ребра 

в пределах вентиляционного отверстия под воздействием сил Q

Напряжения в нижних волокнах от общего изгиба вычисляем 
в сечениях 3—3, 4—4 и 5—5:

<*0.н
М0 Ур

'
Значения х, М0 и напряжения от общего изгиба приведены в гра

фах 2—4 и 7 табл. 36.
Напряжения от местного изгиба под действием равномерно 

распределенной нагрузки определяем только в верхнем бруске, на 
который передается нагрузка от обшивки, кровли и снега на полосе 
шириной 6=0,48 м,

<7в =  0,48*305 =  146 кгс/м (1,46 кН/м).
Рассчитываем брусок в пределах вентиляционного отверстия, как 

защемленный обоими концами. Пролет бруска равен длине первого
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вентиляционного отверстия /=50 см. Изгибающие моменты будут: 
в пролете

а 12 | 46-50*
МПр =  * - =  —  =  152 кгс-см (1,52 кН*см);24 24

в месте защемления
а /2 1 4 5 . 5 0 *

Л10П =  ” =  * —  =  304 кгс-см (3,04 кН-см).

Момент сопротивления верхнего бруска 
bh* 48

V  =  --------£ - = 1 0 ,7  см’ ,

и напряжения на его внешней и внутренней кромках будут: 
в сечениях 1—1 и 3—3 на опорах:

ом =  — =  *  28,4 кгс/см* (2,84 МПа);

в сечении 2—2:

°и =  *  ±  14,20 кгс/сма (1,42 МПа).

Аналогично находим величины напряжений в зоне второго вен
тиляционного отверстия в сечениях 4—-4 и 5—5. Значения напряже
ний приведены в графе 5 табл. 36.

Определяем напряжения от дополнительного изгиба брусков под 
действием поперечной силы. Изгибающие моменты в верхнем и ниж
нем брусках, возникающие по краям вентиляционного отверстия от 
поперечной силы (см. рис. 65, в), можно принять равными:

MQ Q i
2 *

где / — длина вентиляционного отверстия;
Q — поперечная сила в сечении ребра, приходящаяся на брусок.
Рассчитываем брусок в пределах первого вентиляционного от

верстия, так как по середине второго вентиляционного отверстия 
поперечная сила равна нулю. Поперечную силу распределяем между 
верхними и нижними брусками пропорционально их моментам инер
ции. Поперечная сила в ребре на опоре

Стах —
др 1 160-2,94

=  235 кгс (2,35 кН),

а поперечная сила в сечении 2—2, т. е. по середине свободной длины 
бруска на расстоянии х=70 см от опоры,

Q =  Qmax — Яр х =  235
Моменты инерции брусков: 

верхнего

/  В - 12

160*0,7= 123 кгс (1,23 кН).

£ - 2 1 , W ;
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нижнего

bh\ 4-10* 
12 “  12

333,3 см4.

Доля поперечной силы, приходящейся на верхний брусок, определя
ется с помощью коэффициента

,, 21»3 n n r ,
К J B+ J B 21,3 +  333,3 ’ ’

откуда поперечная сила в сечении 2—2 будет равна:
QB =  Q/f =  123-0,06 =  7,35 кгс (73,5 Н);

соответственно изгибающий момент от поперечной силы в сечениях 
1—1 и 3—3 верхнего бруска

MQ =  =  7,35-25 =  ±  184 кгс см (1,84 кН-см),

а нормальные напряжения в сечении 1—1: 
в точке 1

Ст1 =  - j ^ - =  17,2 кгс/см* (1,72 МПа);

в точке 2

ог =  =  — 17,2 кгс/см2 (— 1,72 МПа).

Напряжения в сечении 3—3 те же, но имеют обратные знаки. 
Доля поперечной силы, приходящаяся на нижний брусок,

QH =  Q — QB =  123 — 7 , 3 =  115,70 кгс (1,157 кН).
Изгибающий момент от поперечной силы в сечении 3—3 нижнего 

бруска

Mq =  — — =  115,7-25 =  2870 кгс-см (28,7 кН-см),

а момент сопротивления 

W = К
6

4- 10а
6

66,7 см3.

Нормальные напряжения в крайнем волокне нижнего бруска

а — — — = -------- =  +  43 кгс/см2 (4,3 МПа).
W 66,7

Суммарные нормальные напряжения в верхнем и нижнем брус
ках получаются путем сложения нормальных напряжений от общего 
изгиба, местного изгиба и изгиба поперечной силой с учетом их зна
ков. Величины их указаны в табл. 36, из которой видно, что макси
мальные нормальные напряжения возникают в верхнем бруске по се
чению 5—5 и составляют 108,4 кгс/см2<130 кгс/сма (13 МПа).
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Проверка напряжений в брусках-прокладках <а>

Вырежем часть ребра от опоры до сечения 2—2 и рассмотрим 
равновесие верхней части ребра на линии 6—6'. На рис. 66 показаны 
усилия, действующие на верхнюю часть ребра, приведена эпюра нор
мальных напряжений в верхнем бруске, а также заменяющая ее осе
вая сила R*=*Ni+ N 2  и изгибающий момент Мв.

Здесь:
N% — равнодействующая пря

моугольной части эпюры;£--- — ----

тттттгтпттптгт,

^ х ,
, П5 t мо J

N1 =  ot FB =  35,30-4-4= 570 кгс 

(5,7 кН);

N% — равнодействующая тре
угольной части эпюры;

( O i - o J F .  8 7 , 2 - 3 5 , 3

Рис. вв. К расчету прокладки «а*

X 16= 412 кгс (4,12 кН).

Равнодействующая усилий 
/?i=570+412=982 кгс (9,82 кН). 
Усилие N2 приложено на расстоя
нии 6,7 мм от центра тяжести 
верхнего бруска. Изгибающий мо
мент, возникающий за счет вне- 
центренного приложения этого 
усилия, равен:

М'в =  0 ,6 7 ^  =  0,67-412 =  275 кгс см (2,75 кН-см).

Расчетная нагрузка на верхний брусок <?=146 кгс/м (1,46 кН/м) 
и величина поперечной силы, приходящаяся на верхний брусок в сече
нии 2—2, QB=7,35 кгс. Суммарное воздействие всех усилий, дейст
вующих на вырезанную часть ребра, уравновешивается касательными 
и нормальными напряжениями, возникающими в сечении 6—6 Сдви
гающие напряжения в клеевом шве 6—6' получим, приравняв нулю 
сумму проекций всех усилий на продольную ось х:

2х =  0; т^ О.б — /?х =  0.
Откуда

р  goo

T = T M  = T i i ^ i '  = 9’ 1 КГС/СМ8 <0*91 МПа).
Нормальные напряжения в шве 6—6' определим, приравняв 

нулю сумму проекций всех усилий на вертикальную ось и сумму 
всех моментов относительно точки 0. Проектируем нормальные силы 
на вертикальную ось

Xy =  0; aF +  ql +  QB =  0 ,
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где /==0,7 м — длина участка, на котором приложена расчетная на
грузка. Тогда

а —
— ql — QB 

F
146' ° ’J ' t' 7 ’35- =  — 0,61 кгс/см* (0,061 МПа).4* 45

Рассмотрим условие равенства нулю моментов относительно 
точки 0:

ZM =  0; qlxp +  Qb xq — R1h1 — Мв +  М = 0,

Рис. 67. Растягивающие напряже
ния в сечении 6—5

Рис. 68. К расчету прокладки «б» 
(сечение 7—7)

? f
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С------------im ] s

где Хр~ 12, 5 — расстояние до равнодействующей равномерно рас
пределенной нагрузки;

Xq — 47,5 см — расстояние до сечения 2—2;
=  9 см — расстояние до центра тяжести верхнего бруска.

Тогда
М =  — 146-0,7*12,5 — 7,35*47,5 +  982*7 -}- 275 =  5500 кгс*см.

Момент сопротивления сечения по клеевому шву 6—6

Г  =
0 ,6ft/ta 

6
0,6-4-45а

6
— 810 см3.
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Напряжения от момента М в точках 6 и б'

ст
М
W

5500
810

=  ± 6,83 кгс/см2 (0,68 МПа),

а наибольшее растягивающее напряжение
ог =  6,83— 0,61 = 6 ,2 2  кгс/см2 < 7 кгс/см2 (0,7 МПа). 

Равнодействующее напряжение будет равно:

оа =  У т2 +  a 2 =  К 9 ,1 2 + 6 ,2 2 2 =  11 кгс/см* (1,1 МПа).

Оно будет направлено под углом а  (рис. 67), определяемым по ве
личине

tg
Ор
т

6,22

9,1
0,68

и равным а=29°30'»30°. По рис. 1 настоящего Руководства расчет
ное сопротивление растяжению сосны под углом 30° равно: RPzo~ 
=  18 кгс/см2>11 кгс/см2 (1,1 МПа), т. е. прочность обеспечивается.

Расчет прокладки сб* (рис. 68)
Величины Ri и М'в определены при расчете прокладки а. Анало

гично определяем Ni = 942 кгс (9,42 кН), М2=398 кгс (3,98 кН), /?2 = 
=942+398=1340 кгс (13,4 кН),

М "  =  0,67-398 =  267 кгс-см (2,67 кН-см).

Определяем напряжения в шве 7—7 (с учетом силы Rt и момен
та АГВ). Проектируем все силы на продольную ось х:

Хх =  0; tF-0,6 +  7?! — =  0,
откуда

/?• — /?, 1340 — 982
х =  — ——=— =  —" " ■■■ ■ ~ =  5 кгс/см2 (0,5 МПа).

0,6 F 0,6*4-30
Проектируем все силы на вертикальную ось у

2у =  0; a"F +  ?*0,765+  QB =  0,
откуда

„ _  <7,-0,765+  Q, _  146*0,765+7,35
°  ~  F ~  4-30 ~

=  — 0,99 кгс/см* (— 0,099 МПа).
Рассматриваем условие равенства нулю суммы моментов отно

сительно точки 0:
2М =  0;

-  V 0 -765*р +  «в XQ + (*i ~  *г) V +  К  ~  " .  +  М =  0,
где <7в=146 кгс/м (1,46 кН/м); Я|=982 кгс (9,82 кН); лгр=  1,75 см; 
/?2=1340 кгс (13,4 кН); QB=7,35 кгс (73,5 Н); h%=7 см; jcq =  40 см;
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М* =275 кгс-см (2,75 кН*см); Af* =267 кгс*см (2,67 кН*см).
Подставив эти значения, определим изгибающий момент в сече

нии 7—7:

М =  146-0,765-1,75 — 7,35*40 — (1340 -  982)*7 — 275 +  267 «= 
— 2611 кгс*см (2,61 кН-см).

Расчетный момент сопротивления сечения 7—7*

т  0 ,6bh* 0,6*4*302
6 6

а нормальные напряжения в точках 7 и 7': 

2611

=  360 см®,

о =  ZZ
360

— 7,25 кгс/см® (0,725 МПа)

Наибольшее напряжение растяжения

ар =  о +  <х" =  7,25 — 0,99 =  6,26 кгс/см® (0,626 МПа) «  
«  7 кгс/см® (0,7 МПа). 

Равнодействующая напряжения

оа —] ^6 ,262 +  5® = 8  кгс/см® (0,8 МПа) и направлена

под углом а=52°30'. По рис. 1 настоящего Руководства для этого 
угла R a = \\  кгс/см2 (1,1 М Па)> 8  кгс/см® (0,8 МПа).

Проверка прогиба плиты

Относительный прогиб однопролетной балки с короткими про
кладками на жестких связях определяется по формуле

где Q — значение поперечной силы по середине свободной длины 
брусков;

а — свободная длина брусков;
/ в— моменты инерции отдельных ветвей.
Подсчеты показывают, что в данном примере вторым членом 

формулы можно пренебречь, так как его доля в общей величине про
гиба не превышает 2%. С достаточной точностью прогиб можно 
определять как в сплошной балке, принимая вместо полного момен
та инерции момент инерции нетто, вычисленный по сечению, ослаб
ленному вентиляционным отверстием,

J _  _  Ч н 11 ___ 5_ 1,13-294»__1_ 1
/р _  384EJ ~  384 10*-1997 _  530 <  250 ‘
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II. ОБЕСПЕЧЕНИЕ ПРОСТРАНСТВЕННОЙ ЖЕСТКОСТИ 
И УСТОЙЧИВОСТИ ПЛОСКИХ ДЕРЕВЯННЫХ КОНСТРУКЦИЙ 

ПОКРЫТИЙ И СООРУЖЕНИЙ

11.1. Пространственное крепление несущих конструкций покры
тий (балок, арок, рам и ферм) должно обеспечиваться связями же
сткости, соединяющими элементы ограждающих и несущих конструк
ций (пояса балок, арок, рам, ферм, панелей покрытий и стен) в об
щую неизменяемую связевую систему, которая доводится до непо
движных частей здания или сооружения (рис. 69).

11.2. Связевая система должна воспринимать горизонтальные 
нагрузки, действующие вдоль здания (нормальные к рабочей пло-

Рис. 69. Схемы горизонтальных н продольных связей
а — план поперечных связевых ферм в плоскости покрытия; б — план попереч
ных связевых ферм по нижнему поясу несущих конструкций; I — поперечные 
связевые фермы; 2 —вертикальные продольные связи; 3 —наклонные про
дольные связи; 4 — прогоны или панели покрытия; 5 — прогоны, соединяющие 

узлы поперечных связевых ферм; 6 — стены
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скости несущих конструкций). Горизонтальные нагрузки, действую
щие перпендикулярно продольным стенам здания, должны быть вос
приняты этими стенами (или колоннами), а при несущих конструк
циях в виде арок или рам, опирающихся на фундаменты, — самими 
несущими конструкциями.

11.3. Связевая система состоит из связевых ферм, располагаемых 
поперек здания, продольных связей в виде элементов покрытия, а в 
случае необходимости также и продольных (вертикальных или на
клонных) связей, располагаемых нормально к несущим конструкциям 
и раскрепляющих их внутреннюю кромку или нижний пояс ферм.

11.4. Связевые поперечные фермы рекомендуется располагать в 
плоскости верхнего пояса или по верху основных ферм, балок арок, 
рам непосредственно у торцовых стен или между ближайшими к ним 
несущими конструкциями, а в случае необходимости и в промежут
ках не реже чем через 30 м. Связевые фермы у торцов здания могут 
не устраиваться, если торцовые каменные или железобетонные стены 
в состоянии воспринимать горизонтальные нагрузки.

В качестве поясов связевых ферм используются верхние пояса 
или все сечение пролетных несущих конструкций; решетка связевых 
ферм принимается раскосой из деревянных элементов или перекре
стных стальных тяжей, работающих на растяжение (см. рис. 69). 
В качестве стоек связевых ферм могут быть использованы прогоны 
или панели кровли. В зданиях с несущими конструкциями в виде 
ферм с жестким стальным нижним поясом из прокатных профилей 
с подвесным потолком или с подвесным крановым оборудованием 
возможно устройство связевых ферм в плоскости этих поясов, кото
рые одновременно используются в качестве поясов связевых ферм; 
при этом решетка устраивается стальная, а узлы ветровых ферм по 
всей длине здания соединяются стальными прогонами. Горизонталь
ные усилия, действующие в плоскости покрытия, должны быть, как 
правило, переданы на консольные участки торцовых стен, располо
женные выше уровня связевых ферм (см. рис. 69). Конструкция свя
зевых ферм не должна затруднять установку временных связей при 
монтаже, а также монтаж последующих конструкций.

11.5. Продольные вертикальные или наклонные связи жестко
сти, располагаемые нормально к рабочей плоскости несущих конст
рукций, устраиваются:

а) в арочных, рамных и тому подобных конструкциях при нали
чии сжимающих усилий по внутренней кромке для предотвращения 
выхода ее из рабочей плоскости, если устойчивость не обеспечивает
ся при расчете по п. 4.6 настоящего Руководства без промежуточного 
раскрепления сжатой кромки;

б) в системах шпренгельного типа, а также в фермах, имеющих 
пониженное по отношению к линии опор очертание нижнего пояса, 
при прямолинейном верхнем поясе, расположенном по линии опор;

в) при наличии усилий, действующих на нижний пояс конструк
ций перпендикулярно их плоскости (например, тормозная сила при 
подвеске к фермам тельфера и т. п.);

г) в опорных сечениях поперечных связевых ферм для переда
чи их опорных давлений на продольные стены, если эти давления не 
могут быть переданы непосредственно.

11.6. Продольные связи конструкций, указанных в п. 11.5, а, б, 
должны соединять их попарно; продольные связи для восприятия 
тормозных усилий от подвешенного к несущим конструкциям обору
дования (см. п. 11.5, в) допускается устраивать только в отсеках,
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где в плоскости покрытия расположены связевые поперечные фермы; 
передача горизонтальных усилий (тормозных) на эти связи должна 
осуществляться через крановые пути.

11.7. Шаг вертикальных (или наклонных) связей, устраиваемых 
для раскрепления сжатой кромки арок или рам (см. п. 11.5, а), опре
деляется из условия обеспечения устойчивости внецентренно-сжато- 
го элемента в соответствии с пп. 4.5 и 4.6 настоящего Руководства.

Рис. 70. Типы вер
тикальных связей
А связи для 
сплошных конст
рукций малой вы
соты; а — в виде 
рам; б — в виде 
сплошной балки; 
Б — связи для 
сплошных несу
щих конструкций 
большой высоты; 
ai — решетчатая; 
ба—в виде сплош
ной балки; В — 
связи для кон
струкций типа 
ферм; С — шаг 
несущих конст
рукций; 1 — несу
щая конструкция; 
2 — прогон (ри
гель); 3 — косын
ка (стойка) П- 
образной рамы; 
4 —- дощатоклее
ная или клеефа
нерная связь-бал
ка; 5 — несущая 
конструкция; 6 — 
решетчатая связь*

7 — клеефанер
ная сплошная 
связь; 8 — ферма;

9 — решетчатая 
связь

Продольные связи для раскрепления нижнего пояса шпренгельных 
систем (см. п. 11.5,6) располагаются в плоскости их стоек, а для 
восприятия тормозных усилий (см. п. 11.5, в ) — в местах подвески 
оборудования.

11.8. Конструкцию вертикальных и наклонных связей рекомен
дуется принимать по одной из схем рис. 70 в зависимости от типа, 
высоты сечения и шага несущих пролетных конструкций.

11.9. Расчет связевой системы производится на горизонтальные 
нагрузки, действующие вдоль здания на всем пролете. Они складыва
ются из внешних силовых воздействий (ветра, сейсмики, тормозных 
усилий кранов и т. д.) и внутренних усилий в несущих конструкци
ях, возникающих в них под воздействием вертикальных нагрузок 
вследствие отклонения от вертикали при монтаже и погнутости из 
рабочей плоскости.

11.10. Для восприятия связевой системой горизонтальных нагру
зок, вызванных внешними силовыми воздействиями и внутренними 
усилиями в самих конструкциях, должно быть обеспечено по расчету 
надежное взаимное крепление ее элементов.
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11.11. Величины внешних горизонтальных нагрузок принимают
ся по соответствующим нормам и распределяются поровну между 
всеми связевыми поперечными фермами или устойчивыми торцовыми 
стенами. Горизонтальная нагрузка на 1 м от внутренних усилий 
(см. п. 11.9) принимается равномерно распределенной на всем про
лете; величина ее, приходящаяся на одну поперечную связевую фер
му или заменяющую ее торцовую стену, определяется по формулам: 

а) в покрытиях по фермам, однопролетным балкам и пологим

аркам <  — ■

Яев=  0,03<7В' ~  (И-1)

б) в покрытиях по трехшарнирным рамам и высоким аркам

Ясв — 0,015<7в
п +  1

2t (11.2)

в) в покрытиях по консольным балкам и рамам 
(см. п. 8.1 настоящего Руководства):

при положительном изгибающем моменте в пролете

<7св — 0»01<7]
п +  1

2t

типа «г»

(П.З)

при отрицательном изгибающем моменте в пролете

Я св — 0,005^ п + 1
21

(П.4)

Узловая нагрузка на связевую поперечную ферму или на точку 
крепления элементов покрытия к несущим конструкциям определяет
ся по формуле

/>св — ЯсВ *5св • ( П  . 5)
В формулах (11.1) — (11.5):
Яв — расчетная равномерно распределенная вертикальная нагруз

ка на 1 м горизонтальной проекции несущей конструкции 
покрытия, кгс/м (Н/м); при наличии иных видов нагрузок 
(сосредоточенной, распределенной на части пролета и т. п.) 
они должны быть приведены к эквивалентной равномерно 
распределенной по всему пролету; 

п —- общее число основных несущих конструкций на всю длину 
здания в рассматриваемом пролете; 

t — общее число поперечных связевых ферм (в том числе за
меняющих их торцовых стен) на всю длину здания в одном 
пролете;

SCb — горизонтальная проекция длины панели связевой фермы 
или расстояние между точками крепления элементов покры
тия к несущим конструкциям, м.

11.12. Продольные (вертикальные или наклонные) связи, рас
крепляющие внутреннюю сжатую кромку рам в карнизном узле или
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Т а б л и ц а  37

Тип связи
Усилия Рв, кгс (Н)

в карнизном узле рам в арках

« К  vl ч
_ °,015 
Р в -  2 Яв1 Ръ — 0,015 <7в<$св

% :

\-------------с- ------------- \ Р‘

П р и м е ч а н и я :  1. Формулы справедливы для рам 2, 4 и 5 
арок 7 и 8 табл. 6 при сплошном раскреплении растянутой кромки 
(см. п. 4 настоящего Руководства).

2. / — пролет рамы, м.
3. <7в — расчетная равномерно распределенная вертикальная на

грузка на 1 м проекции несущей конструкции, кгс/м (Н/м) (см. 
п. 11.11 настоящего Руководства).

4. SCb. — горизонтальная проекция расстояния между вертикаль
ными связями.

арок в промежуточных сечениях по длине ее дуги, должны рассчи
тываться на усилия по формулам табл. 37. Эти усилия при расчете 
поперечных связевых ферм не учитываются.

11.13. Продольные вертикальные связи, раскрепляющие растя
нутый пояс шпренгельных систем, рассчитываются на усилия по фор
муле

Р =  0,01К, (11.6)
где V — расчетные сжимающие усилия в стойках шпренгельных си

стем, соединяемых связями. Эти усилия должны быть пе
реданы на поперечные связевые фермы с учетом числа по
следних и общего числе несущих конструкций:

л -f- 1
Р с в = = Р 2 Г ■ ( 1 , 7 )

11.14. Тормозные усилия должны передаваться через вертикаль
ные связи на поперечные связевые фермы.

11.15. Связевые фермы, устраиваемые в уровне покрытий по ра
мам, сегментным, полигональным и трапециевидным фермам, а так
же по пологим треугольным фермам и аркам, рассчитываются, как 
обычные фермы, имеющие пролет, равный развертке скрепляемых 
решеткой поясов несущих конструкций, с узловым приложением на
грузки.
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Связевые фермы, устраиваемые в уровне покрытий по высоким 
аркам и треугольным фермам, должны рассчитываться, как про
странственные системы, состоящие из поясов двух соседних арок или 
ферм, соединенных решетчатыми связями. Принцип расчета таких 
систем приведен в книге «Металлические конструкции» (под ред. 
проф. Беленя Е. И. М., Стройиздат, 1973).

При покрытиях из панелей с листовыми обшивками или других 
конструкций, образующих жесткий диск, местный изгиб поясов свя- 
зевых ферм от внеузловой горизонтальной нагрузки не учитывается; 
при покрытии по прогонам с кровлей из листовых материалов на
пряжения от местного изгиба в поясах под действием горизонталь
ной нагрузки должны учитываться. При этом нагрузка от каждого 
прогона передается на два пояса связевой фермы поровну. Пояса 
связевых ферм, являющиеся одновременно элементами несущих кон
струкций, проверяются на совместное действие горизонтальных 
и вертикальных нагрузок.

11.16. При определении суммарных горизонтальных нагрузок на 
связевые фермы или заменяющие их торцовые стены от ветра и вну
тренних усилий и тормозных усилий кранов, а также при проверке 
основных несущих конструкций на совместное действие горизонталь
ных и вертикальных усилий к значениям временных нагрузок от сне
га, ветра и тормозных усилий вводится коэффициент сочетаний 
пс —0,9 (в соответствии с п. 1.12 главы СНиП 11-6-74).

11.17, Крепление элементов покрытия к несущим конструкциям 
рассчитывается на совместное действие ветровых нагрузок и нагру
зок от внутренних усилий, определяемых по формулам п. 11.11 с уче
том коэффициента сочетания нагрузок лс=0,9.

Пример 11.1. Запроектировать систему связей жесткости по сег
ментным фермам покрытия зала с кирпичными стенами.

Исходные данные

Зал (рис. 71) имеет размеры в плане 24X36 м; стены кирпичные; 
фермы — сегментные со стальными нижними поясами, имеют шаг 6 м. 
Кровля рубероидная по утепленным панелям шириной 1,5 м с асбе
стоцементными обшивками и деревянными клееными ребрами; панели 
опираются на ферму концами продольных ребер, расположенных че
рез 50 см (рис. 72); для опирания плоских панелей на криволинейный 
пояс ферм без подкладок средние ребра подрезаны на необходимую* 
величину. Конструкция панелей не позволяет образовать из них 
диск, воспринимающий горизонтальные нагрузки. Поэтому предусмот
рены две горизонтальные связевые фермы, размещенные в пристен
ных участках зала в уровне верхнего пояса сегментных ферм.

Одним поясом связевой фермы служат три гнутых доски сече
нием 4X15 см, сшитых гвоздями, уложенные на кирпичной стене и 
заанкеренные в кладке (см. рис. 71 и 73). Другим поясом связевой 
фермы служит верхний пояс ближайшей сегментной фермы. Стойки 
выполнены из легких газоводопроводных труб по ГОСТ 3262—75, 
перекрестные раскосы — из круглой стали А-1. Панели кровли опира
ются на кирпичные стены через уложенные по ним составные пояса 
связевых ферм (см. рис. 73). Расчетная снеговая нагрузка составля
ет 210 кгс/м* (2,1 кН/м2), а полная расчетная нагрузка — 300 кгс/ма 
(3 кН/м2). Полная расчетная нагрузка на 1 м фермы равна: qB=  
=  1800 кгс/м (18 кН/м). Усилия в верхнем поясе сегментных ферм 
показаны на рис. 71.
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Рис. 71. Схема зала с покрытием по сегментным фермам
а — поперечный разрез; б — продольный разрез; I  — узел опнрания кровель
ных панелей на торцовую стенку; I I  — узел опирания кровельных панелей на 
ферму (см. рис. 72); /  — продольная кирпичная стена; 2 — сегментная метал
лодеревянная ферма; 3 — торцовая кирпичная стена; 4 — панели покрытия; 
5 — связевая ферма в плоскости верхнего пояса сегментных ферм; б — доска, 
крепится к концам ребер панелей; 7 — верхний пояс сегментной фермы;

8 — пояс из гнутых досок; 9 — анкеры

Рис. 72. Описание панелей тж рм ти я па ферму 
или стену (обшивка не показана)

л — план; б — фасад; /  — верхний пояс фер
мы; 2 — крайние ребра панели; 3 — средние 
продольные ребра панели; 4 — торцовые ребра 
панели; 5 — уголок 50X50X5 мм; 6 — гвозди; 
7 — шурупы; I  — деталь крепления крайних 

ребер панели

а ]
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Рис. 73. Панели пояса связе- 
вой фермы, уложенного на 

стену
в — фасад; б — геометриче
ская схема; в — план; I — 
пояс нз трех гнутых досок; 
2— стена; 3 — анкеры; 4 — 
стойка связевой фермы; 5 — 

раскосы связевой фермы

Нагрузки, действующие на связевую ферму

Горизонтальная нагрузка от внутренних сжимающих в верхнем 
поясе усилий, передаваемая через панели кровли, определяется по 
формуле (11.1) настоящего Руководства:

<7св =  0 , 0 3  <7в 2 ^ *

В нашем случае число сегментных ферм в здании п = 5 , число 
связевых ферм /= 2 ,  откуда горизонтальная нагрузка на 1 м связе
вой фермы

?св =  0 ,03-1800^^=81 кгс/м (810 Н/м).

Расчетная ветровая нагрузка (рис. 74) для III ветрового района 
Рр=  1,2*45—54 кгс/м2 (0,54 кН/м2). Часть ветровой нагрузки, дей
ствующей на торцовые стены, передается на две связевые фермы, 
соединенные между собой панелями покрытий. Величина ее, прихо
дящаяся на каждую ферму,

где # = 1 0 ,8  м — расстояние от земли до центра тяжести криволиней
ной части торца зала, а давление на одну ферму

Рю =
0,8рр +  0,6рр 

2 0,7ррf

откуда расчетная ветровая нагрузка

<£в =  - |- 0 ,7 .5 4 .1 0 ,8 =  152 кгс/м (1,52 кН/м).
8
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Снеговая нагрувка

Р =
210 
—  Я 300

0JQ.

При одновременном учете ветровой и снеговой нагрузок вводим 
к ним коэффициент п = 0,9  (п. 1.12 главы СНиП II-6-74). Тогда пол
ная расчетная нагрузка на 1 м связевой фермы будет складываться 
из ветровой и снеговой нагрузок, взятых с коэффициентом сочетания, 
и нагрузки от собственного веса покрытия:

ров =  152-0,9 +  0,7*81 *0,9 +  0,3*81 =215 кгс/м(2,15 кН/м).

А
Рис. 74. Рас
четная схема 
горцовой сте

ны

Узловая нагрузка на связевую ферму при SCB= б м будет равна: 
Р9Л =  pcaSCB — 215*6 =  1290 кгс(12,65 кН).

Ввиду того что периметт) верхнего пояса сегментной фермы боль
ше ее пролета всего на 3,5%, в качестве расчетной схемы принимаем

Рис. 7Б. Рас
четная схема 
связевой фер

мы

не развертку, а горизонтальную проекцию связевой фермы. Расчет
ная схема и усилия в элементах связевой фермы показаны на рис. 75.

Расчет связевой фермы
Изгибающий момент, возникающий вследствие кривизны в поясе, 

опирающемся на стену (рис. 73), из плоскости связевой фермы равен:
Af =  / 0 l t

где О) — усилие в элементе 2 сжатого пояса, равное 2,53 тс (25,3 кН); 
f — стрела выгиба в пределах свободного пролета, определяе

мая по формуле
/*
8 г

300*
2290

4,9см,

в которой /=300 см — расстояние между анкерными болтами, 
а г=22,9 м — радиус кривизны сегментной фермы. Тогда изгибающий 
момент в поясе
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М =  2530*4,9 =  12 400 кгс-см (1,24 кН*м).
Чтобы уравновесить этот момент, должна быть приложена вер 

тикальная нагрузка, определяемая из выражения 
8 М 8*124

<7 » =  =  ПО кгс/м ( 1 , 1  кН/м).

Рис. 76. Сечение поя
са и разбивка гвоз

дей

Вертикальная нагрузка от собственного веса покрытия, прижи 
мающая пояс к стене, равна:

<7 =
0.3?,

2
0,3*1800

2
=  270 кгс/м (2,7 кН/м) >

>  110 кгс/м (1,1 кН/м).
Таким образом, изгиб пояса из плоскости отсутствует. Местный 

изгиб от ветровой нагрузки не учитывается, так как пояс в горизон
тальной плоскости раскреплен кровельными панелями (см. п. 11.15 
настоящего Руководства). Пояс должен быть рассчитан на сжатие 
силой О2  — 2530 кгс (25,3 кН) и на растяжение силой £/i=1900 кгс 
(19 кН).

Сжимающие усилия передаются непосредственно при стыковании 
досок в торец (рис. 76). Доски толщиной 4 см сшиваются гвоздями 
диаметром 4 и 5 мм, длиной 125 мм с шагом по длине 50 см. Пло
щадь сечения пояса F = b h — 12X15=180 см2, расстояние между ан
керами /= 3 0 0  см, расстояние между гвоздями вдоль пояса / i =  5 0 cm. 
Расчетное число швов элементов расчетное число связей
в одном шве на 1 м элемента л с = 4 * 2 = 8 . Коэффициент податливо
сти связей (см. главу СНиП II-B.4-71, табл. 16)

К в =  — = -------------=  0,4.
1 0 d! 10.0,5*

Приведенная гибкость пояса определяется с учетом податливости 
связей по формуле (11) главы СНиП II-B.4-71

А « Р -
где X — гибкость всего элемента сечением 12X15 см, закрепленного 

анкерами:
X _  3°°

~  0.29А 0,29*12 *
11—303 161



Xi — гибкость досок толщиной 4 см, закрепленных гвоздями 
(при /i> 7 6 ):  ̂ ^

X i=  0,296 =  0,29-4 =  4 0 1

\i— коэффициент приведения гибкости, определяемый по фор
муле (12) главы СНиП II-B.4-71

Приведенная жесткость равна

Хпр =  1^(1,73-85)* +  40* =  153,
а соответствующий ей коэффициент продольного изгиба по рис. 3 
главы СНиП II-B.4-71 <р=0,13. Тогда напряжения сжатия в поясе Оа 
будут

О* 2530
а =  —  = -----——  =  108 кгс/см* (10,8 МПа) <

F<p 180-0,13
<  130 кгс/см* (13МПа).

При стыках вразбежку на растяжение в них работают две доски 
пояса, площадь сечения которых равна: F —2-4-15 =  120 см2. Напря
жения растяжения в элементе 1 от усилия в нем равно:

о =  —  =  —  =  16 кгс/см* (1 , 6  МПа).
F 1 2 0

Усилие, передаваемое на стыки от одной доски, WCt= 960 кгс 
(9,6 кН). Для восприятия усилия ставим гвозди диаметром 5,5 мм. 
Из условий изгиба (см. табл. 20 главы СНиП II-B.4-71) расчетная не
сущая способность гвоздя

Ггв =  250аа +  а2 =  250-0,552 +  4а =  91 кгс (910 Н ),
а из условий смятия древесины 7'гв= 3 5 -0,55-4=77 кгс (770 Н). 
Требуемое число гвоздей находим из условия смятия древесины

ст _  9 6 0  ip 
Ггв 77

Принимаем 1 2  гвоздей (расстановка показана на рис. 77).
В сжатом поясе сегментной фермы возникают следующие усилия: 
от собственного веса N a — 9,5 тс (95 кН); 
от снеговой нагрузки # с= 2 2  тс (220 кН); 
от ветровой нагрузки 0 2 =2,53 тс (25,3 кН).
Суммарное усилие, с учетом коэффициента сочетания для снего

вой и ветровой нагрузок, равно:
N  =  (Л̂ с +  0 2) пс +  * п =  ( 2 2  +  2,53) 0,9 +  9,5 =

=  31,5 тс (315 кН).
Поскольку суммарное усилие равно усилию от полной нагрузки 
JVn-HVc =  31,5 тс (315 кН), то производить проверку пояса дополни
тельно не требуется. Местный изгиб пояса от горизонтальных воздей
ствий не учитывается (см. п. 11.15 настоящего Руководства).
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Стойки связевой фермы приняты из легких труб (ГОСТ 3662— 
75) диаметром 90 мм. Площадь сечения F— 10,75 см2, радиус инерции 
г =  3,46 см, расчетная длина /о=600 см, усилие в опорной стойке

V =  2,57 тс (25,7 кН).
Гибкость стоек

X =  172, т. е. меньше 200.
г 3,46

По табл. 53 прил. 4 главы СНиП И-В.3-72 находим коэффициент 
Ф = 0,234. Проверяем напряжения в стойке:

V 2570
о =  —  = -----—-------- =  1020 кгс/см* (102 МПа) <

Р(р 10,75-0,234 '
< 2100 кгс/см2(210 МПа).

аа T = F = R
1 |

100
/1

А

100
Г---7\

100 100
г~г

100
к-т! t

Рис. 77. Стыж досок пояса

Раскосы связевой фермы приняты из гладкой стали А-1 на стяж
ных муфтах. Максимальное усилие в раскосе /) =2700 кгс (27 кН).

При расчетном сопротивлении стали А- 1  на растяжение R =  
=  2100 кгс/см2 (210 МПа) и коэффициенте, учитывающем ослабление 
сечения нарезкой, равном 0,7, требуемая площадь сечения брутто

D 2700
0,7 R 0,7*2100

1,84 см2.

Принимаем все раскосы из круглой стали диаметром 16 мм. 
Т7—2,04 см2>1,84 см2. Присоединение решетки к поясам связевой 
фермы — см. на рис. 78—82.

Стойка из трубы имеет с одной стороны заглушку с нарезкой, 
а с другой — заглушку с отверстием. Труба одним концом навинчи
вается на нарезной штырь, приваренный к узловой фасонке, а дру
гим — надевается на штырь фасонки противоположного узла.

Труба устанавливается вместе с накладками, которые приболчи- 
ваются в узле. Такое устройство позволяет откорректировать откло
нения в расстояниях между узлами двух соседних ферм. Раскосы, 
снабженные стяжными муфтами, привариваются к фасонкам. В опор
ном узле сегментной фермы фасонки привариваются к опорному 
башмаку (см. рис. 82).

Расчет крепления стойки и раскоса
Максимальное усилие в стойке (см. рис. 82) 

(25,7 кН). Требуемая площадь нарезного штыря

F = Vi
0.7R

2570
0,7-2100 =  1.75 см*.

Vy ==2570 кгс
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Рис. 78. Схема крайней панели свя- 
зевой фермы

/ — торцовая стена; 2 — продольная 
стена; 3 — сегментная ферма; 4 — 
настенный пояс связевой фермы; 
5 — опорная стойка связевой фер
мы; 6 — раскосы связевой фермы; 
7 — опорный башмак сегментной 
фермы: I, / / ,  I I I  и IV  — узлы свя

зевой фермы (см. рис. 79—82)

Рис. 79. Узел /  
(см. рис. 78)

/  — стойка из тру
бы диаметром 
90 мм; 2 — раскос 
диаметром 16 мм; 
3 — фасонка 120Х 
Х 1 0  мм; 4 — бол
ты диаметром 
22 мм; 5 — шайбы 

70X70X10 мм

Рис. 80. Узел II  
(см. рис. 78)

1—5 — см. рис. 79; 
6—заглушка с на
резкой; 7 — нарез
ной штырь; 8 — 
отверстие для ры

чага

т



Рис. 81. Узел / / /  (см. 
рис. 78)

/ —5 — см. рис. 79; 9 — 
заглушка с отверстием 
диаметром 24 мм; 10 — 
штырь диаметром 20 мм. 
приваренный к фасонке 3

1

Рис. 82. Узел IV (см. рис. 78)
а — план; б — фасад; 1—3 —си. рис. 79; / /  — башмак сегментной фермы; 12 — 
опорный лист башмака; 13 — вырез для анкерного болта; 14— анкерный болт; 

15 — стяжная муфта (на каждом раскосе)

Принимаем конструктивно штырь диаметром 20 мм, F = 3 ,14  см 2. 
Раскосы присоединяем на сварке к фасонкам. Усилие в раскосе 
Dj—2700 кгс (27 кН). Длина швов 5 см, а расчетная длина /ш =  
=  5—1=4 см. При расчетном сопротивлении углового шва срезу 
/?св=1500 кгс/см2  (150 МПа) и коэффициенте р=0 ,5  (при сварке 
круглых стержней с пластиной) высота шва будет равна:

Dt 2700
Ат = -----------------= ------------------=  0,45 см .

Ш 2/ш* свР 2 4.1500.0,5 ’
Конструктивно принимаем Аш =  6  мм.

Фасонка, к которой привариваются раскосы, работает на вне- 
центренное растяжение с эксцентрицитетом е— 1,3 см.

Принимаем фасонку из листа толщиной 1 см, шириной 12 см. 
При этом площадь поперечного сечения F — 12 см2, момент сопротив-
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ления W=2 см3. Изгибающий момент М —Die=2700• 1,3=3510 кгс*см 
(35,1 кН-см). Возникающие напряжения

о =
D_
F

Л4_
W

2700 3510
1 2  +  2

1980 кгс/см2  (198 МПа),

что меньше расчетного сопротивления Я =2100 кгс/см2 (210 МПа).
Болты, присоединяющие накладки к поясу, работают на усилие 

в поясе Oi =  1900 кгс (19 кН). Кроме того, первый болт у раскоса 
растянут силой ЛГ=2700• 0,71 =  1900 кгс (19 кН). Требуемое сечение 
болта

_Oi_______ 1900
0 J R  ~  0,7-2100

1,29 см2.

Принимаем два болта диаметром 22 мм. Площадь сечения болта 
Я=3,81 см2. Напряжение растяжения в первом болте

N  1900
0 ! =  — - =  — — =  500 кгс/см2  (50 МПа). 

г  3,81
Допускаемые усилия на болт из условий изгиба равно 

R — а, 2100 — 500
Тб =  250 d 2  - 1 =  250-2,22------— —  =  920 кгс (9,2 кН ).

л  2100
Усилие, приходящееся на второй болт, 7б2=1900—920=980 кгс 

(9,8 кН). По условиям смятия (см. табл. 20 главы СНиП II-B.4-71) 
усилие, воспринимаемое болтом, Т = 3 5  cd=35* 15*2,2= 1150 кгс 
(11,5 кН), т. е. больше фактического.

Усилие IV передается через шайбу, площадь сечения которой 
определяется из условия смятия,

в *  1900 лп в
F =  —----- =™ —  =  48 см2.

Ясм90 40
Принимаем шайбу размером 70Х70ХМ мм.

Опорная реакция связевой фермы передается через стойку, при
варенную к опорному башмаку сегментной фермы, на анкерные бол
ты последней (см. рис. 82). Так как болты устанавливаются в откры
тые вырезы опорного листа башмака, опорная реакция связевой 
фермы воспринимается одним болтом, работающим на срез. Опорная 
реакция Л =  2570 кгс (25,7 кН). Требуемая площадь болта

_А___ 2570
/?Ср ”  1300

1,97 см2.

Принимаем болт диаметром 16 мм с площадью сечения F=2,04 см2.
Горизонтальная нагрузка, передаваемая кровельными панелями 

на 1 м ферм (см. рис. 72), ^Св=81 кгс/м (0,81 кН/м). Усилие, прихо
дящееся на панель шириной 6 = 1 ,5  м, равно: Р Св=<7св6=8Ы,5 =  
=  122 кгс (1,2 кН). Дополнительное давление от ветровой нагрузки 
на стены получается как разность между 0,8 Яр, действующим 
на торцовую стену, н 0,7 Яр, на которое она рассчитана с учетом 
передачи нагрузки на обе связевые фермы; отсюда дополнительное 
усилие на крепления кровельных панелей будет

1 152
<7Д=  <7сВ =  - у  =  19 кгс/м(0,19 кН),
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или на одну панель шириной 1,5 м: Pn=qAb — 19-1,5=29 кгс 
(0,29 кН). При одновременном учете ветровой и снеговой нагрузок 
с учетом коэффициента сочетаний пс=0,9 суммарное усилие равно:

р  =  Пс (Р д  +  Р св ) +  0,3 Р св =  0,9 (29 +  1 2 2 ) +
+  0,3-122 =  139 кгс (1,39 кН).

На это усилие должно быть рассчитано присоединение торца 
каждой панели. Панель опирается на ферму четырьмя ребрами, 
из которых два крайних крепим к ферме с помощью уголков. Каждый 
уголок присоединяется к ребру на заводе с помощью двух шурупов, 
а к поясу ферм на монтаже с помощью гвоздей; принимаем шурупы 
и гвозди диаметром 4 мм. Допускаемое усилие на шуруп (см. пп. 5.17 
и 5.25 главы СНиП II-B.4-71) Г -2 5 0  d2=250*0,42=40 кгс (0,4 кН). 
Полное усилие, воспринимаемое четырьмя шурупами, Гш — 4-40 =  
=  160 кгс (1,6 кН) >  139 кгс (1,39 кН).

Проверки гвоздей производить не требуется. Таким же образом 
присоединяются панели ко всем промежуточным сегментным фермам.

Для расчета крепления кровельных панелей к поясу связевой 
фермы, уложенному на стене, необходимо определить усилие от вет
ровой нагрузки в пределах одной панели:

ЛГП =  <£В=  152 .1 ,5=218 кгс(2,18 кН).
К продольным ребрам уголки крепим с помощью двух шурупов 

диаметром 5 мм. Допускаемое усилие на один шуруп: Г—250 d 2  — 
—250* 0,5* =  62,5 кгс (0,625 кН). Суммарное усилие на четыре шуру

па Гш—4*62,5—250 кгс (2,5 кН )>218  кгс (2,18 кН). Ввиду того 
что уголки присоединяются к ребрам на заводе, для всех панелей 
принимаем крепление их шурупами диаметром 5 мм. К поясу уголки 
крепятся двумя гвоздями диаметром 4 мм каждый; воспринимаемое 
ими усилие: Ггв=4*400 дг — 1600*0,42= 256 кгс (2,56 кН) > 2 1 8  кгс 
(2,18 кН).

Анкеровка пояса в стене производится анкерами, установленны
ми с шагом а—3 м. Усилие, приходящееся на один анкер, равно:
=  qa=  152*3=456 кгс (4,56 кН). Ставим горизонтальные и верти
кальные анкеры диаметром 12 мм (см. рис. 73) конструктивно.

Пример 11.2. Запроектировать систему связей в покрытии по до
щатоклееным балкам зала с кирпичными стенами.

Исходные данные
Зал размерами в плане 12X24 м (рис. 83) с кирпичными стенами 

толщиной 64 см перекрыт двускатными дощатоклееными балками 
прямоугольного сечения пролетом 12 м, шаг балок 3 м. Панели по
крытий шириной 6 —1,5 м с асбестоцементными обшивками и деревян
ными клееными ребрами (см. рис. 63) двух длин ( 6  и 3 м) стыку
ются на балках вразбежку и крепятся к ним через торцы, т. е. к каж
дой балке крепится половина панелей (рис. 84). Связевые фермы не 
предусмотрены, а горизонтальные нагрузки передаются на торцовые 
стены зала, которые вместе с панелями покрытия образуют систему 
связей.

Расчетные нагрузки на кровлю:
снеговая 210 кгс/м* (2,1 кН/м2);
собственный вес 90 кгс/м2  (0,9 кН/м2) ;
полная 300 кгс/м* (3,0 кН/м2).
Расчетная нагрузка на 1 м балки ?р—900 кгс/м (9 кН/м).
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Вертикальные нагрузки на торцовые стены: 
от собственного веса £ст=8,37 тс/м (83,7 кН/м); 
от кровли и снега gKP=0,45 тс/м (4,5 кН/м); 
суммарная g=8,82 тс/м (88,2 кН/м).
Ветровой напор для I ветрового района pw=27 кгс/м2 

(0,27 кН/м2), а расчетная ветровая нагрузка рр = 27-1,2=33 кгс/м2 
(0,33 кН/м2).

Ряс. 89. Схема зала с покрытием по балкам
а — поперечный разрез; б — продольный разрез; 1 — продольная стена; 2 — до

щатоклееная балка; 3 — панели покрытия; 4 — торцовая стена

Рис. 84. Расположение панелей по
крытия в плане

J — балка; 2 — торцовая стена; 3 — 
панель покрытия длиной 6 м; 4 — 
панель покрытия длиной 3 м; 5 — 

стыки торцов панелей

Нагрузка от внутренних усилий балки, передаваемая панелями 
покрытий, определяется по формуле (11.1) настоящего Руководства 
при расчетной нагрузке ^р=900 кгс/м (9 кН/м), числе балок л = 7 
и числе торцовых стен, заменяющих связевые поперечные фермы, 
t—2:

Ub =  0,03?рЛ̂ ~~ =  0,03-900 = 5 4  кгс/м(0,54 кН/м).

Стены на горизонтальную нагрузку рассчитываем, как заделан
ные в основание стойки, шарнирно соединенные между собой пане
лями покрытия. Продольные усилия от ветрового давления и отсоса 
определяются по формуле

Х = ^ г Н { р г - р А ,

где Я =7,3 м — высота стены (см. рис. 83), а рх и р2 — расчетные вет
ровые давления на торцовые стены, определяемые по формулам 
табл. 8 главы СНиП II-6-74:
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Pi =  CiPP; Рг —  СзРр, в которых при закрытых окнах Ci =  0 ,8 ; г 3=  
= 0 ,6 , при открытых окнах в стене, противоположной воспринимаю
щей ветровую нагрузку С \ = 1 и с3 =0.

Тогда в первом случае

*1 =  ~  Я (0 ,8Р р- 0 , 6рр) =  -^ Н р р =  -Jj- 7,3-33 =

=  9 кгс/м (90 Н/м),
а во втором случае:

3 3
X* =  —  Нрр =  —  7,3-33 =  45 кгс/м (450 Н/м).

16 р 16

Учет сочетания нагрузок
Снеговая нагрузка составляет 0,7, а собственный вес 0,3 полной 

нагрузки. При одновременном учете ветровой и снеговой нагрузок 
вводим коэффициент сочетаний пс=0,9. Тогда расчетная горизон
тальная нагрузка от ветра на стену будет:

Рр =  псРс =  м - з з  =  30 кгс/м2 (ш  н/м2);
Pj = 0 , 8 р ' =  0 ,8-30 =  24 кгс/м2  (240 Н/м2);

Х \ ~  пс Х 1 =  0,9-9 =  8 кгс/м (80Н/м);

Х \ — пс Х 2 — 0 ,9 • 45 =  40 кгс/м (400 Н/м),

а расчетная нагрузка от балок рсв= 0,9-0,7*54 +  0,3*54 =  51 кгс/м 
(510 Н/м).

Расчет торцовой стены
Расчетное сопротивление каменной кладки (см. табл. 4 главы 

СНиП П-В.2-62) марки 100 на растворе марки 10 сжатию равно: 
Rem—Ю кгс/см2  ( 1  МПа). Наибольший изгибающий момент, прихо
дящийся на 1 м стены на уровне верха фундамента, определится для 
случая закрытых окон, т. е. при учете действия pi=24 кгс/м2  

(240 Н/м2) и pi— 8  кгс/м (80 Н/м), из выражения

Л4 =  - 2 ^  -  х [ н  +  qCBH =  24'7’3* -  8-7.3 +  51 -7.3 =
А 2,

=953 кгс*м/м(9,53 кН-м/м).
По главе СНиП II-B.2-62, п. 4.7 эксцентрицитет 

М 953
eo =  T = 8 ^ = 0 ’108M =  10’8CM<

< 0,45-32 =  14,3 см.
Поэтому расчет выполняем по формуле

Мп = ф /?СЖ  Ftyt
где # п— приведенная продольная сила, равная в нашем случае пол

ной вертикальной нагрузке на 1 м стены #=8820 кгс/м 
(88,2 кН/м);
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Ясж — расчетное сопротивление сжатию кладки, равное 1 0  кгс/см2  

(1 МПа);
F— площадь сечения, равная 100*64=6400 см2 /м;
<р — коэффициент продольного изгиба; при гибкости

/ р а с _ 1,5Я 1,5*730
“  h “  64 “  64 “

по табл. 17 главы СНиП И-В.2-62 ф=0,65. Коэффициент 
ляется по табл. 19 для е0< 0,45#=0,45*32= 14,3

1 1

1 + 2 * 10,8
64

0,74.

ф опреде-

После подстановки в формулу, получим допускаемое усилие
0,65*6400*10*0,74

1000
=  28 тс (280 кН) >

> 8,82 тс (88,2 кН);
т. е. сечение стены достаточно.

Расчет крепления кровельных панелей к балкам покрытия 
и торцовым стенам

Ввиду того что панели стыкуются вразбежку и крепятся по тор
цам через одну 5 СВ=2& =  2 * 1 ,5=3 м, усилие, приходящееся на 
крепления в пределах одной ширины панели, определяемое по фор
муле (II.5) настоящего Руководства, будет равно P c =  <7cbSCb =  
=  54*3=162 кгс (1,62 кН). Дополнительное усилие от давления вет
ра, приходящееся на одну панель, равно Na= bX l ~  1,5*8=12 кгс 
(0,12 кН). Полное усилие Я = Я с+ Я д =  162+12=174 кгс (1,74 кН).

Панель пришиваем гвоздями диаметром 4 мм. Допускаемое уси
лие на один гвоздь по табл. 20 главы СНиП II-B.4-71:

из условий изгиба гвоздя 7YB=250d2+ a 2=250*0,42-M2—56 кгс 
(560 Н);

из условий смятия древесины в крайнем элементе Гг в = 3 5  cd=  
=35*4*0,4=56 кгс (560 Н).

Требуемое количество гвоздей
N

п =
174

=  ^ = 3 ’1-
Ставим конструктивно шесть гвоздей диаметром 4 мм (рис. 85).

При наличии в торцах окон (при дополнительной проверке 
прочности стен) усилие от давления ветра

Я ' =  ЬХ'2 =  1,5*40 =  60 кгс (0,6 кН).
Полное усилие

N ' =  Яс +  Яд =  162 +  60 =  222 кгс (2,2 кН).

Усилие, приходящееся на один гвоздь,
222
—  =  37 кгс (0,37 кН) < 56 кгс (0,56 кН). 

6
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Рис. 85. Опнрание панелей покрытия
/  — на стену; / /  — на балку; а — разрез; б — план; 1 — торцовая кирпичная 
стена; 2 — антисептированная подкладка 60X100 мм по всей стене; 3 — анкеры 
диаметром 12 мм через 1500 мы; 4 — торцовое ребро панели; 5 — торцовая до
ска панели; 6 — продольные ребра панели; 7 — гвозди диаметром 4 мм; 8 — до
ска, пришиваемая к продольным ребрам после установки панели; 9 — балка; 

10 — утеплитель стыка — не показан

Таким образом, и при этих условиях число гвоздей для крепле
ния панелей покрытия к балкам достаточно.

Пример 11.3. Запроектировать систему поперечных (горизонталь
ных) и продольных (наклонных) связей холодного склада по приме- 
РУ 8.3.

Исходные данные

Несущими конструкциями здания являются двухконсольные 
трехшарнирные рамы (пример 8.3 раздела 8 ). Шаг рам 4,5 м. Длина 
здания 67,5 м. Торцовые стены глухие. Продольные стены отсутству
ют. Кровля из волнистых асбестоцементных листов по прогонам. 
В плоскости кровли предусмотрены три поперечные связевые двух
консольные фермы с треугольной решеткой; две — у торцовых стен 
и одна — по середине длины здания (рис. 8 6 ), что не выходит за пре
делы указаний п. 11.4 настоящего Руководства.

Поясами пристенных связевых ферм служат обвязки торцовых 
стен и ригели рам, поясами промежуточной фермы — только ригели 
рам. Наклонные продольные связи располагаются в плоскости под
косов рам и состоят из горизонтальных прогонов по всей длине зда
ния и раскосов, располагаемых в пролетах против поперечных свя
зевых ферм (см. рис. 8 6 ).

Систему связей рассчитываем на ветровую горизонтальную на
грузку, действующую на торцовые стены, и на горизонтальные силы 
от прогонов кровли, вызванные внутренними усилиями в ригелях 
рам от расчетной вертикальной нагрузки (см. пп. 11.9 и 11.11 настоя
щего Руководства).
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Рис. 86. Связевые фермы и продольные связи
а — поперечный разрез по заданию ; б — план связевых ферм и прогонов кров* 
ли; в — схема продольных связей в сечении 1—1; г — схема продольных связей 
в сечении 2—2; 1 — прогоны кровли; 2 — ригели рам; 3 — обвязка торцовой 
стены; 4 — прогоны продольных связей; 5, 8 — подкосы продольных связей; 
6 — подкосы рамы (крепление болтами см. рис. 40); 7 — раскосы связевых 

ферм; А — узлы  связевы х ферм (см. рис. 88)

Нагрузки, действующие на торцовые стены, и определение усилий 
в элементах связевой фермы

Нормативная ветровая нагрузка принимается для IV географиче
ского района при высоте до 10 м /7И =  35 кгс/м2 (350 Н/м2). Аэроди
намические коэффициенты для зданий без продольных стен при дей
ствии ветра на торцовые стены приведены на рис. 87 и соответству
ют «Руководству по расчету зданий и сооружений на действие ветра». 
Коэффициент перегрузки л =1,2. С учетом этих коэффициентов 
полная расчетная ветровая нагрузка, действующая вдоль здания, 
будет
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Рр—рн п (^1+^2+^з+^*) =35* 1,2 (0,8+0,5+0,3+0,6) =
=92 кгс/м 2  (920 Н/м2).

Вся нагрузка через прогоны передается на три связевые фермы, 
соответственно на каждую из них приходится рв= 3 0  кгс/м2  

(300 Н/м2). Фасад торцовой стены, схема ветровой фермы и форму
лы для определения узловых ветровых нагрузок приведены на 
рис. 87. Значения узловых ветровых нагрузок:
p i=  6 р=  6*30=180 кгс (1,8 кН); 
р2  =  8 р=  8*30 =  240 кгс (2,4 кН); 
р 3 = Ю р=  10*30=300 кгс (3 кН); 
р4 = 12р=  12*30=360 кгс (3,6 кН); 
р5= 1 4 р =  14*30=420 кгс (4,2 кН); 
рв= 16р=  16*30=480 кгс (4,8 кН).

Горизонтальные нагрузки (вдоль здания), возникающие от внут
ренних усилий в ригеле рамы, определяем, учитывая, что он воспри
нимает отрицательный момент; по формуле (II.4) настоящего Ру
ководства

Ясв=  0,005^р ^  *

где qp — расчетная вертикальная нагрузка на раму, равная 950 кгс/м 
(9,5 кН/м);

п — число рам, равное 14;
/ — число связевых ферм, равное 3.

Подставив эти значения, получим
1 4 +  1

рсв =  0,005*950 ■ =  11,8 кгс/м (118 Н/м),
3*2

а усилие, передаваемое в каждый узел связевой фермы, определим 
по формуле (П.5) настоящего Руководства: Pc»=<7 cb«SCb, где 5 Св— 
расстояние между узлами фермы, равное 4 м,

Р =  11,8*4=47,2 кгс (472 Н).

Вводя при совместном действии ветровой и снеговой нагрузки ко
эффициент сочетаний пс = 0 ,9 , получим (с учетом величины снего
вой нагрузки по табл. 28).

р съ =  47,2 Ш  =  43.5 кгс (435 Н ).

Уменьшение на 10% ветровых нагрузок, приложенных в узлах 5 
и 6 связевой поперечной консольной фермы, равно:

ДР5  =  0 , 10Р$ =  0,1*420 =  42 кгс (420 Н);
ДР„ =  0 ,10Рв ==0,1*480 =  48 кгс (480Н ).

В среднем уменьшение ветровых нагрузок будет на 45 кгс (450 Н), 
что больше дополнительного усилия Р св= 43,5  кгс (435 Н ). Поэто
му связевую поперечную ферму рассчитываем только на ветровую на
грузку.
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Расчетная схема фермы — двухконсольная балка на четырех 
опорах над прогонами продольных связей, в точках А , Б , Л 1 и 
(см. рис. 87). Ввиду симметрии статической схемы и нагрузок ферма 
имеет одно неизвестное, за которое принимаем опорную реакцию Х х 
в точке Б. Она может быть определена методом сил из уравнения 
Xi6 n + A iP = 0 , решая которое получим опорную реакцию 5=40,6  р 8  

и из условия равновесия внешних сил опорную реакцию А =25 рв. 
Зная опорные реакции, усилия в стержнях связевой фермы можно 
определить с помощью диаграммы Кремоны. На схеме рис. 87 по- 
казаны значения этих усилий от единичной ветровой нагрузки, а в

6)  к ^ -0 ,6

К г-0,5
Kf - +0,8

Р*

P r --^ P s - - %
LxL

Рг = — Pg -  %  

pj  = ^ Р в  = Щ  

P<t ~ ^Y'Ps -W g
JxL

P5 ~ ~ P S =ftPe

pf  ~ ^ T ps =/%  
Ct^d~0,92 ,d  -52°50' 
Sind  -0,68 ,C0Sd = 0Jif

Рис. 87. К расчету связевой фермы
а — торец здания; б — развертка связевой фермы с расчетными нагрузками 

и усилиями; в — аэродинамические коэффициенты К
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Т а б л и ц а  38

Элементы Усилие, кгс (кН)

Опора Б ................................................. 1218(12,18)
Раскос Д ................................................. — 1212(— 1 2 .1 2 )
Раскос Д '  ............................................ 60(0,6)
П о я с а ...................................................... ± 7 3 4 ( ± 7 ,3 4 )

табл. 38 приведены значения расчетных усилий в наиболее нагру
женных элементах связевой фермы.

Следует рассчитать сечение и крепление в узле раскоса, крепле
ние прогонов кровли, а также проверить напряжения в ригелях рам, 
которые являются поясами связевых ферм, с учетом продольных уси
лий и местного изгиба, вызываемого внеузловой передачей ветровых 
нагрузок прогонами.

Расчет раскосов и присоединения их в узлах фермы
Расчетная длина раскоса в осях связевой фермы /Р =  6,1 м. При

нимаем конструктивно все раскосы сечением 14X14 см. При этом

Рис. 8 8 . Узлы А крепления раскосов связевых ферм
а — план; б — вид по А —А (раскосы не показаны); в — расчетная схема на
кладки; / — ригель рамы; 2 — раскос; 3 — прогон кровли; 4 — гнутая накладка 
150X8 мм; 5 — хомут 140X8 мм; 6 — болт диаметром 16 им; 7 — гайка; 8 — го
ловка болта; 9 — контргайка; 10 «вин ты  диаметром 8  мм; / —70 мм; / /  — вин

ты диаметром 1 0  мм; / = 1 2 0  мм; 12 — шайба
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610
гибкость X = =  150, что меньше 200, допускаемой

0,29/1 0,29*14
для связей (см. табл. 19 главы СНиП II-B.4-71). Для этой гибкости 
по рис. 3 главы СНиП II-B.4-71 получим ф =  0Л4 и напряжения 
сжатия

D 1212
а =  —- =  =  44 кгс/см2  (4,4 МПа) <

ФF 0,14-14*
< 130 кгс/см2  (13 МПа).

Раскосы присоединяются к ригелям в узлах связевой фермы с 
помощью натяжного устройства, передающего как сжимающие, так 
и растягивающие усилия и позволяющего при установке компенси
ровать неточности изготовления и монтажа. Конструкция узла по
казана на рис. 8 8 .

На концах раскосов имеются хомуты. Гнутый хомут шириной 
14 см по оси прогона имеет отверстие диаметром 20 мм для пропус
ка болта. Он работает, как рама пролетом 14 см под воздействием 
силы £>=1212 кгс. Учитывая неполное защемление, принимаем рас
четный момент в ослабленном отверстием сечении

0  8Р1
Мр =  0,8Мо=  — =0,2Я 1=  14-1212-0,2 =  3400 кгс*см (34 кН*см).

4
С учетом пластичности требуется момент сопротивления

Мр
*■ 1 , 2

3400
2 1 0 0 - 1 , 2

=  1,34 см8.

При расчетной ширине сечения &=14—2 = 1 2  см необходимая 
толщина хомута

с 1  / б ! Р  - 1  Г 1 34*6 л п
8=Г т = У “ “̂ =0’8см-

Хомут крепим к раскосу 12 шурупами (по 6  с каждой стороны). 
Необходимый диаметр шурупов:

d = =  0,75 см.

Гнутая накладка у поясов ферм принимается из полосы шири
ной &н =  150 мм и толщиной 6  =  8  мм. Для размещения болта рас
коса в накладке устраивается прорезь высотой 70 мм. Расчетная схе
ма принимается по рис. 8 8 , где li= 4  см, /2= Ю  см, /= 1 4  см, D =  
=  1212 кгс (12,12 кН). Опорный изгибающий момент принимаем в 
оазмере 80% момента при полном защемлении балки на опоре:

Aton ,  M g s ' .  ( , « + , „ ■
2 / 2 2*14®

=  2400 кгс-см (24 кН*см).
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Момент сопротивления сечения гнутой накладки на опоре с уче
том пластичности

W =  “ “  1 » 2  =  ~ ~ ~  1 ,2 = 1 ,9 2  см3,

а __ J250 кгс/см2  (125 МПа) <
W 1,92

< 2100 кгс/см2  ( 2 1 0  МПа).
Изгибающий момент в пролете

A f A f _ L  A f D i l l *  ШШ h
A ffJD    M q  +  M q j j  ,    ̂ M 0 n  ^  Пр --и i —w" |

1212.4-10 2400*10
=  2140 кгс * cm (21,4 кН-см).

14 14
Сечение в пролете ослаблено вырезом высотой 70 см, с учетом 

которого момент сопротивления равен:
( 6  — 7) б2 -1,2 (15 — 7) 0,8а

б “  б
W = 1 ,2 =  1 , 0 2 см3,

а напряжения от изгиба
2140

а — ----- =  2100 кгс/см2  (210 МПа).
1,02

Крепление гнутой накладки к ригелю выполняем с помощью 
глухарей. Максимальная отрывающая сила возникает в узле фер
мы против опоры Б при обратном (по отношению к изображенному 
на рис. 87) приложении ветровой нагрузки

Р =  (D — D ') sina =  (1212 — 60) 0,68 =  782 кгс (7,82 кН ).
Передаем половину нагрузки на средние два глухаря; учитывая 

эксцентричность передачи усилий от накладок, вводим коэффициент 
/ ( = 1 ,2 ; получаем выдергивающее усилие, приходящееся на один 
глухарь:

Я 782*1,2
7  =  —  /( = ----- -- =  195,5.1,2 =  234 кгс (2,34 кН ).

2-2 4

Ставим глухари диаметром 10 мм. Из формулы (37) главы СНиП 
II-B.4-71 находим длину нарезанной части глухаря при расчетном 
сопротивлении выдергиванию Яв= 1 0  кгс/см2  ( 1  МПа):

V
Тв_______ 234

RBnd ” 3,14.10.1
7,45 см.

Полная длина глухаря I — jj-g =  =  12,4 см. Принимаем

шесть глухарей длиной 120 мм, диаметром 10 мм. Максимальная 
сдвигающая сила, действующая на гнутую накладку, равна усилию 
в панели консоли /V= 18,2ЯВ =  18,2*30 =  546 кгс (5,46 кН). На один 
глухарь диаметром 1 0  мм, крепящий накладку, приходится усилие
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Ггл=§1 кгс (0,91 кН), что меньше допускаемого усилия Т — 
=250 d2=25Q кгс (2,5 кН).

Расчет крепления прогонов кровли
Крепление прогонов, расположенных в узлах связевой фермы 

против продольных связей, должно быть рассчитано на опорную ре
акцию £=1218 кгс (12,18 кН). Прогон крепится к двум поясам 
связевых ферм (ригелям рам), на каждое крепление приходится уси
лие 609 кгс (6,09 кН). Ставим гвозди диаметром 5,5 мм. ТГВ“  
=400d2 =  400*0,552=  120 кгс (1,2 кН). Требуемое число гвоздей

609 ,  гг—  =5. Прогон крепим через два уголка с помощью шести 

гвоздей (см. рис. 8 8 ).
Крепление прогонов, расположенных в промежуточных узлах 

связевой фермы, рассчитываем на максимальное усилие в стойке, 
равное максимальной узловой нагрузке Ре=480 кгс. Ставим гвозди 
диаметром 5,5 мм. Требуемое число гвоздей

480
П  ~  2 - 1 2 0

=  2 .

Крепление прогонов кровли к обвязке торцовой стены должно 
воспринимать ветровую нагрузку, действующую на эту стену. Рас
четное ее значение с учетом аэродинамических коэффициентов

q =  (Ki +  Кг) прн =  (0 , 8  +  0,5) 1 ,2*35 =  54 кгс/м2  (540Н /м2) .
Шаг прогонов 5 = 1  м. Расчетная нагрузка на I м обвязки торцо
вой стены будет являться и нагрузкой, передаваемой на крепление 
одного прогона, и в средней части здания на участке усилий Я5, 
где высота здания А =  7 м, она составит

Я =  — - =  — 5 4 =  190 кгс( 1 ,9кН).
2 2

Конец прогона крепим через уголки с помощью гвоздей диа
метром 5 мм. Требуемое число гвоздей определяем из условия изги
ба на основании формулы табл. 20 главы СНиП И-В.4-71:

Р________ 190
П~  400da “  400-0,52 ~ 2 '

Принимаем два гвоздя диаметром 5 мм (см. рис. 39).
Соединение ригелей рам, часть которых служит поясами связе

вых ферм, с прогонами рассчитываем на максимальную ветровую на
грузку, приходящуюся на одну связевую ферму,

Ра 480
Ркр =  —  =  —  =  1 2 0  кгс ( 1 , 2  кН).

4 4

Прогон крепится (рис. 89) к двум поясам ветровой фермы; 
крепление каждого конца должно быть рассчитано на усилие Р =  
= 60  кгс (600 Н). Конструктивно ставим два гвоздя диаметром 5 мм.

Изгибающий момент от местного изгиба ригелей рам из их плос
кости между узлами связевой фермы возникает под действием вет
ровой нагрузки, передаваемой прогонами. Расстояние между узлами
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/р=4,12 м, расчетная нагрузка р = 60 кгс/м ( 6  кН/м), пояс — нераз
резной. Откуда

p ll  60* 4 ,122

М =  — -= 1---- -------=  85 кгс• м (850Н м ).

Минимальное сечение ригеля на расстоянии 2,06 м от конька 
будет 21X57 см. Момент сопротивления сечения

№
6

212*57
6

=  4190 см3,

Рис. 89. Продольные связи (см. рис. 86)
а — фасад; б — вид сбоку и расчетная схема; 1—1 ось поперечной связевой 

фермы; / —/ / /  — узлы (см. рис. 90)

а напряжения от изгиба

М 8500
о =  —  =  —  =  2 кгс/см2  (0,2 МПа).

От вертикальной нагрузки в этом сечении изгибающий момент М— 
= 0 . Максимальные сжимающие усилия в поясе;

от вертикальной нагрузки ^  =  2020 кгс (2 0 , 2  кН); 
от ветровой нагрузки 734 кгс (7,34 кН); 
от полной нагрузки Л(=2754 кгс (27,54 кН).
Сжимающие напряжения

N  2754
о =  —  =  — _ -  = 2 ,3  кгс/см2  (0,23 МПа).

F 21*57

Поскольку напряжения невелики, дополнительные ветровые на
грузки не требуют увеличения сечения ригеля.
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Расчет наклонных продольных связей
Опорная реакция Б горизонтальных ветровых ферм передается 

на продольные связи через ригель рам в соответствии со схемой на 
рис. 89, отсюда усилие в прогоне вертикальных связей определится, 
как опорная реакция консольной балки пролетом /р =  4,12 м с кон
солью /i= 0 ,9  м:

N1

£ ( / P + / i )
h

1218(412 +  90) 
412

=  1480 кгс (14,8 кН).

Кроме того, прогон раскрепляет сжатую кромку ригеля в опорном 
сечении: усилие, передаваемое на него от каждой рамы, определяет
ся по формуле табл. 37 настоящего Руководства:

Ръ = 0 , 0 1 &7 Р/
2

0,015-950*24
2

170 кгс (1,7 кН).

Так как прогоны соединяют все ригели, то на продольные наклон
ные связи будет передаваться дополнительное усилие

р _ р я+_1 _  170(14+1)
^  21 ~  2-3

425 кгс (4,25 кН).

При одновременном учете снеговой и ветровой нагрузок вводим ко-
876

эффициенты сочетания: для вертикальной — ~ ~  =0,93, для ветро-you
вой — 0,9. Тогда расчетное усилие в прогоне продольных связей 
будет

Nn =  1480-0,9 +  425*0,93 =  1720 кгс (17,2 кН).
По размерам рис. 89 находим

tga =
206

412 +  30
cosa — 0,91.

Усилия в раскосах продольных связей 
Nn 1720

=  0,465, a  =  250, sina =  0,423,

D = =  2030 кгс (20,3 кН);
2 sin a  2*0,423

Сечение раскосов принимаем конструктивно 19X21 см. Расчет
ная длина раскоса от фундамента до оси прогона 

422 412
/п = -------=  —— =  452 см.

cosa 0.91
I 452

Гибкость Я = — -— = --------- =75 <120  (см. табл. 19 главы СНиП
0,29ft 0,29*21

II-B.4-71).
Усилие в прогоне Л/п =  1720 кгс (17,20 кН). Момент от внецент- 

ренного приложения усилия в раскосах (см. узел II  рис. 90)
1720*30

М = --------- =  25 800 кгс*см (258 кН-см).

Принимаем конструктивно прогон из двух досок 9X19 см, меж
ду которыми размещаем раскосы. Кроме того, ставим на болтах две 
прокладки.
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Рис. 90. Узлы продольных связей (см. рис. 89)
/  — ригель раиы; 2 — накладки подкоса рамы (болты не показаны); 3 — про
гон продольных связей; 4 — гнутая накладка, б=*8 мм; 5 — болты диаметром 
12 мм; 6 — болты диаметром 18 мм; 7 — подкос продольных связей; 8 — подкос 

рамы; 9 — двусторонний анкер, 6=6 мм

Расчет присоединения раскосов к прогону и фундаментам 
и прогонов к ригелям рам

Присоединяем каждый раскос к прогону двумя болтами (см. узел 
II  рис. 90). Угол смятия волокон прогона р = 90°—а = 9 0 ° —2 5 °=  
=65°. Задаваясь диаметром болта 16 мм, по рис. 6  настоящего Р у
ководства находим значение 0,67, а допускаемое усилие на 
один срез болта находим на основе табл. 2 0  и п. 5.15 главы СНиП 
II-B.4-71

N„ =  250 d* V ka =  250d2 V 0,67 =  205d2.
При четырех срезах минимальный диаметр болта

V  4.205 V  820
см.

Принимаем болты диаметром 16 мм. Такими же болтами и анкерны
ми пластинами присоединяем раскосы к фундаментам (узел I I I , 
рис. 90), кроме того, конструктивно притягиваем раскос связи к 
подкосу рамы двумя болтами диаметром 1 2  мм.

Присоединение прогона к ригелю рамы (узел /, рис. 90) выпол
няем с помощью болтов диаметром 1 2  мм и гнутых накладок. Уси-
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лие в прогоне Nn передается на четыре накладки, на каждую из
Nn 1720

которых приходится усилие — ■ =  —— = 430 кгс (4,3 кН).
4 4

Изгибающий момент в накладке Л4Н=420(8—1) =2940 кгс*см 
(29,4 кН*см).

Требуемый момент сопротивления
_  Ма 2940 . _  „
' " Т - я о о - 1 -3 9 0 ' -

а толщина накладки

.  ■, / V - 6  ,  f  1,39-6 Л „„
* - 1 / — - V — - 0’66 см

Принимаем накладки толщиной 8  мм.

Присоединение деревянных накладок к подкосам и ригелю рамы

Как видно из расчетной схемы на рис. 89, передача опорных 
давлений от ветровой фермы на продольные (наклонные) связи осу
ществляется с помощью боковых накладок, связывающих между со
бой ригель и подкосы; в результате получаются консольные балки 
с опорами в уровне фундаментов и прогона продольных связей. Се
чение накладок, в запас прочности, назначаем из условия восприя
тия каждой из них половины опорного момента консольной балки

М0П Б h
2 2 2

1218-0,9
2*2

=  274 кгс-м (2,74 кН-м).

Требуемый момент сопротивления деревянных накладок
27 400 

130
=  2 1 1  см».

При ширине накладки 6 = 1 9  см, требуемая толщина

t т А - б  л Г 211*6 e п
* - V - - V  “тг- 8 -2

см.

Принимаем h = 9  см.
Учитывая большие габариты конструкции и неизбежное возник

новение при монтаже статических и динамических нагрузок, не под
дающихся учету, накладки присоединяем конструктивно 1 2  болта
ми диаметром 12 мм, ^бр =  1,12 см2, по 6  на стойку и ригель. Расчет 
болтов выполняем по расчетной схеме, приведенной на рис. 91, на 
действие изгибающего момента от усилий N в болтах, установлен
ных на расстоянии а = 3 0  см один от другого. Опорная реакция 
в верхней накладке A = 3N , а изгибающий момент:

Мъ =  2,5аЛ — 2 Na — Na =  4,5 Ма.
Изгибающий момент в нижней накладке

Мя =  2 , 5 ЛГа +  1 ,5 Na +  Q,5Na =  4,5Na;
Л*Н =  Л1В =  274 кгс*м (2,74 кН*м).
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Усилие, приходящееся на один ряд болтов

N 1  =  ~  =  . 2J t  ~ =  2 0 3  кгс (2 . 0 3  *Н ).4,5а 4,5* U,о
Рабочее сечение болта

F H =  0,7FBP =  0,7*1,12 =0,78 см2.

а)
7 150 5 0 0  5 0 0  150

накладки

В каждом ряду поставлено по два болта, растягивающие напряже
ния в которых

a = i ^ = ^  = 131 кгс/см* <13-11 МПа) <
< 0,8-2100= 1680кгс/см* (168 МПа).

Болты поставлены конструктивно.



-  ПРИЛОЖЕНИЕ t
£  ТАБЛИЦА СООТНОШЕНИЙ МЕЖДУ НЕКОТОРЫМИ ФИЗИЧЕСКИМИ ВЕЛИЧИНАМИ

В СИСТЕМЕ СГС И СИСТЕМЕ СИ ЕДИНИЦ

Наименование
величины

Единицы

Соотношение единиц
СГС СИ

наименование обозначе
ние наименование обозна

чение

Сила, нагрузка, вес Килограмм-сила
Тонна-сила

кгс
тс

Ньютон Н
кН

1кгс=10 Н 
1 тс =  10 кН

Линейная нагрузка Килограмм-сила на 
метр

Тонна-сила на метр

кгс/м
тс/м

Ньютон на метр 
Килоньютон на 

метр

Н/м
кН/м

1 кгс/м—10 Н/м 
1 тс/м—10 кН/м

Поверхностная на
грузка

Килограмм-сила на 
квадратный метр 

Тонна-сила на квад
ратный метр

кгс/м2

тс/м2

Ньютон на квад
ратный метр 

Килоньютон на 
квадратный метр

Н/м2

кН/м2

1 кгс/м2=10 Н/м2  

1 тс/м2=10 кН/м2

Механическое на
пряжение, модуль 
упругости, модуль 
сдвига

Килограмм-сила на 
квадратный сантиметр

кгс/см2 Паскаль
Мегапаскаль

Па
МПа

1 кгс/см2  = 105  Па = 
=0,1 МПа

Момент силы, 
момент пары сил

Килограмм-сила-метр 
Тонна-сил а-метр

КГС'М
тс*м

Ньютон-метр
Килоньютон-метр

Н м
кН м

1 кгс^м^Ю Н*м 
1 тс'М =  10 кН-м



ПРИЛОЖЕНИЕ 2 
ГРАФИКИ ДЛЯ ОПРЕДЕЛЕНИЯ

Рис. 92. Графики для определения К у % и К <р4

ПРИЛОЖЕНИЕ 3
ВЕСОВАЯ ОЦЕНКА

НЕСУЩИХ ДЕРЕВЯННЫХ КОНСТРУКЦИЙ ПОКРЫТИЙ
Предварительное определение нагрузки от собственного веса 

проектируемой несущей конструкции (gс.в) в зависимости от ее ти
па, пролета (/) и величины полезной нормативной нагрузки (gn + 
+ p lp) производится по формуле

В с л  = 1000 =  *р (« " +  Р в р )  •

Аес.в I

Къ
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kT (грузовой коэффициент) находитсй по графику рис. 92 в зависи
мости от коэффициента собственного веса (£с.в) и пролета / в 
метрах.

Значения коэффициентов собственного веса для некоторых ти
пов деревянных конструкций приводятся ниже.

1. Свободно опер
тые однопролетные 
балки:

дощатоклее
ные прямо
угольного 
сечения . . 7—9
клеефанер
ные . . . . 5 - 6

2 . Стропильные 
фермы при внеуз- 
ловой нагрузке:

треугольные
деревянные 4,5—6
треугольные
металлоде
ревянные 4—5
многоуголь
ные дере
вянные . . 3,5—4,5
сегментные
деревянные 3—3,5
сегментные
металлоде
ревянные 2 ,5 —3

3. Трехшарнирные 
дощатогнутоклее
ные арки прямо
угольного сечения 2,5—4

Для оценки весовой эффективности запроектированной несущей 
конструкции следует определить фактический коэффициент собст
венного веса по формуле

" С В  ( ^ авК +  е Н +  РвНр)* *

ПРИЛОЖЕНИЕ 4
РЕКОМЕНДАЦИИ ПО РАСЧЕТУ ПЛОСКИХ 

ДЕРЕВЯННЫХ КОНСТРУКЦИЙ 
НА МОНТАЖНЫЕ СИЛОВЫЕ ВОЗДЕЙСТВИЯ

1 . Сквозные плоские деревянные конструкции типа стропиль
ных ферм, пологих арок с затяжкой, монтируемые в целом виде,
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должны проверяться расчетом на монтажные силовые воздействия 
в соответствии с принятой для них в проекте схемой оснастки и 
захвата и с соблюдением требований пп. 5 и 6  в отношении предель
ных значений гибкости из рабочей плоскости. В расчете следует учи
тывать три стадии монтажа:

первую — при кантовке собранной конструкции из горизонталь
ного в вертикальное положение, для которой необходимо проверить 
надежность пояса и стыковых соединений при выгибе конструкции 
из рабочей плоскости;

вторую — при подъеме конструкции в вертикальном положении, 
когда она, как правило, работает по двухконсольной балочной схе
ме с изменением знака в поясах по сравнению с основным расчет
ным случаем нагружения; на этом этапе, если оба пояса фермы жест
кие, нижний пояс вместо растяжения испытывает сжатие и должен 
быть проверен на устойчивость из плоскости конструкции, верхний 
же пояс при подъеме вместо сжатия работает на растяжение, и не
обходима проверка в нем стыковых соединений. Если же нижний 
пояс гибкий, как это имеет место в металлодеревянных фермах, то 
при подъеме с помощью траверсы он выключается, как правило, из 
работы, а верхний пояс при этом работает на изгиб, и наиболее 
опасным оказываются стыковые соединения в нем;

третью — при установке конструкции на опоры и раскреплении 
ее в вертикальном рабочем положении временными гибкими или 
жесткими связями, когда конструкция работает по основной рабо
чей схеме, но с меньшим числом точек закрепления верхнего пояса 
из плоскости, чем это предусматривается постоянными связями 
жесткости.

2 . Расчетной нагрузкой при монтаже является нагрузка от соб
ственного веса конструкции (с учетом коэффициента перегрузки), 
которая для ферм и балок принимается равномерно распределенной 
по всему пролету. Так как динамический коэффициент монтажной 
нагрузки и коэффициент повышения расчетного сопротивления на ее 
кратковременность по своей величине одинаковы ( 1 , 2 ), то расчет 
ведется на статическую нагрузку от собственного веса без повыше
ния расчетных сопротивлений.

3. Сплошные плоские конструкции в виде дощатоклееных трех
шарнирных арок и рам с опиранием на фундаменты, монтируемые

Т а б л и ц а  39

Вид конструкций Пролет, и
Ширина
сечения,

см

Балки, арки, фермы с неразрезным верх До 18 12
ним поясом и гнутоклееные рамы 21— 24 14

27— 30 17
33— 36 21

Фермы с разрезным верхним поясом и ра До 15 12
мы с биссектрисным соединением в карниз 18— 21 14
ном узле 24 17

27-30 21
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целиком, проверяются расчетом при кантовке и раскреплении вре
менными связями, а в случае монтажа полуарками и полу рамами 
с временной промежуточной опорой в середине пролета рассчиты
ваются по стадии временного крепления связями.

4. По условиям монтажной жесткости ширины сечений деревян
ных элементов плоских конструкций в зависимости от пролета ре
комендуется принимать не менее указанных в табл. 39.

5. Монтажная гибкость деревянных поясов балок, ферм и арок 
из рабочей плоскости с учетом возможного повышения жесткости за 
счет оснастки (траверс и других средств) не должна превышать:

а) при подъеме и установке конструкций на опоры: 
для поясов без стыков — 400;
для поясов со стыками — 350;

б) при закреплении конструкций временными оттяжками: 
для поясов без стыков — 350;
для поясов со стыками — 300.

Расчетная длина при определении гибкости поясов принимается:
для нижнего пояса (в процессе подъема конструкции) равной 

всему пролету конструкции, если отсутствуют элементы оснастки, по
вышающие жесткость пояса из рабочей плоскости, или двойному 
расстоянию от свободного конца пояса до места перехода к уси
ленному оснасткой сечению;

для верхнего пояса (в стадии установки конструкций на опоры 
и временного раскрепления из рабочей плоскости) равной наиболь
шему расстоянию между точками закрепления обжимающими тра
версами или временными связями (оттяжками) и опорными анкер
ными болтами.
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Т А Б Л И Ц А  СООТНОШЕНИЙ МЕЖДУ НЕКОТОРЫМИ ЕДИНИЦАМИ ФИЗИЧЕСКИХ ВЕЛИЧИН,
ПОДЛЕЖАЩИМИ ИЗЪЯТИЮ, И ЕДИНИЦАМИ СИ

Единица

Наименование подлежащая изъятию СИ
Соотношение единицвеличины

Наименование обозначе
ние наименование обоэна• 

чение

Сила; нагрузка; вес килограмм—сила 
тонна—сила 
грамм-сила

кгс
тс
ГС

j ньютон Н
I кгс — 9,8 Н —10 Н 
1 тс —9,8*103  Н —10 кН 
1 гс-9,8*10*-3 Н~10мН

Линейная нагрузка 
Поверхностная нагрузка

килограмм-сила на метр 
килограмм-сила на 

квадратный метр

кгс/м
кгс/м2

ньютон на метр 
ньютон на квад

ратный метр

Н/м
Н/м*

1 кгс/м — 10 Н/м 
1 кгс/м2  — 10 Н/м2

Давление килограмм—сила на 
квадратный сантиметр 

миллиметр водяного 
столба

миллиметр ртутного 
столба

кгс/сма

мм вод. 
ст.

мм рт.
ст.

. паскаль Па

1 кгс/см2 —9,8*104  Па — 
— 10Б П а-0 ,1  МПа 
1 мм вод. ст. — 9,8 Па — 
— 10 Па
1 мм рт. ст, — 133,3 Па

Механическое напряже
ние

Модуль продольной уп
ругости; модуль сдви
га ; модуль объемного 
сжатия

килограмм—сила на 
квадратный миллиметр 

килограмм—сила на 
квадратный сантиметр

кгс/мма

кгс/сма

’

. паскаль Па

1 кгс/мм2  —9,8* 10е Па — 
— 107  Па — 10 МПа 
1 кгс/см2 —9,8* 104  Па — 
— 1 0 5  П а— 0,1 МПа



Продолжение

Наименование
величины

Единица

Соотношение единиц
подлежащая изъятию си

наименование обозначе
ние наименование обозна

чение

Момент силы; момент 
пары сил

килограмм-сила—метр кгс-м jbiOTOH— метр Н-М 1 кгс-м —9,8 Н*м — 
— 10 Н*м

Работа (энергия) килограмм—сила—метр кгс-м джоуль Дж 1 кгс-м—9,8 Д ж  — 10 Дж

Количество теплоты калория
килокалория

кал
ккал

джоуль Дж 1 кал —4,2 Дж  
1 ккал — 4,2 кДж

Мощность килограмм—сила—метр 
в секунду 

лошадиная сила 
калория в секунду 
килокалория в час

кгс ■ м/ с

л. с. 
кал./с 

ккал/ч

► ватт

i

Вт

1 кгс -м/с — 9,8 Вт — 10 Вт

1 л. с .-7 3 5 ,5  Вт 
1 кал/с —4,2 Вт 
1 ккал/ч — 1,16 Вт



Продолжение
Единица

Наименование
величины

подлежащая изъятию СИ
Соотношение единиц

наименование
обозначе

ние наименование обозна
чение

Удельная теплоемкость калория на грамм—  

градус Цельсия 
килокалория на кило

грамм-градус Цельсия

кал/

/(г-сС)
ккал/

/(кг-°С)

джоуль на кило

грамм— кельвин

Д ж / 

/(кг-К)

1 кал/(г*°С) —
— 4,2* 103 Д ж /(кГ 'К ) 

1 ккал/(кг-эС) —
— 4,2 кДж/(кг-К)

Теплопроводность калория в секунду на 

сантиметр— градус 
Цельсия

килокалория в час на 
метр— градус Цельсия

кал/

/(с*см-вС)

ккал/

/(ч*м*°С)

ватт на метр—  

кельвин

Вт/

/(м-К)

1 кал/(с*см*°С) — 
- 4 2 0  Вт/(м*К)
1 ккал/(ч-м*°С) ~  
— 1,16 Вт/(м-К)

Коэффициент теплообме

на (теплоотдачи); ко
эффициент теплопере
дачи

калория в секунду на 

квадратный сантиметр— 
градус Цельсия 

килокалория в час на 
квадратный метр— гра

дус Цельсия

кал/

/(с-см*Х
Х 'С )
ккал/

/(ч-м*х
Х °С )

ватт на квад- 

- ратный метр— 

кельвин

Вт/

/(м2 • К)

I кал/(с*см2<вС) ~  
~ 4 2  кВт/(ма-К)

1 ккал/(ч-мг-°С) ~  
~  1,16 кВт/(м2-К)
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