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ВВЕДЕНИЕ

Настоящие методические указания представляют собой сбор
ник задач, составляющих основу расчета деревянных конструк
ций. Типы задач подобраны таким образом, чтобы при относи
тельно небольшом объеме пособия охватить наиболее характер
ные и часто встречающиеся в проектировании расчеты. Приме
рам расчета предшествуют краткие теоретические положения.

Методические указания рекомендуется использовать не толь
ко для практических занятий, но и для подготовки к экзаменам.

Основные теоретические положения и принципы расчета и 
проектирования конструкций излагаются в рекомендуемой 
литературе.

Методические указания предназначены для студентов спе
циальности «Промышленное и гражданское строительство».

1. СОЕД1ШЕНИЯ

Соединения в большинстве случаев определяют прочность 
и деформативность всей конструкции.

Из узловых соединений наиболее характерными в отноше
нии конструкции и расчета являются узлы ферм. В пособии 
рассмотрены следующие узловые соединения:

-  опорный узел брусчатой фермы в виде лобовой врубки с 
одним зубом;

-опорный узел бруечатой фермы в виде лобового упора, 
применяемого в случае, когда лобовая врубка не выдерживает 
расчетную нагрузку.

В связи с ограниченными размерами деревянных элементов 
возникает необходимость сращивать их по длине. В пособии 
рассмотрены следующие стыковые соединения:

-  стык нижнего дощатого пояса фермы на гвоздях;
-  стык нижнего дощатого пояса фермы на цилиндрических 

нагелях.



1.1. Опорный узел брусчатой фермы на лобовой врубке

Врубка может быть выполнена с одним или двумя зубьями. 
С двумя зубьями врубки применяют редко из-за сложности их 
изготовления.

Расчет опорного узла фермы в виде врубки с одним зубом 
сводится к определению следующих величин:

-  площади и размеров поперечного сечения нижнего пояса 
из условия прочности на растяжение

(с учетом величины глубины врубки И 1 < /г/3);
-  глубины врубки из условия прочности на смятие нижнего 

пояса

где к{ -  коэффициент, учитывающий концентрацию местных 
напряжений на проверяемом участке;

-  длины площадки скалывания из условия прочности на 
скалывание нижнего пояса

К > м ,к Л Л  ,0.АтоА - т А / е ) ,

где Р -  коэффициент, равный 0,25 без обжатия площадки ска
лывания;

е -  плечо сил скалывания, принимаемое равным 0,5й.

1.1.1. Пример расчета опорного узла фермы 
на врубке с одним зубом

Рассчитать опорный узел на врубке с одним зубом. Угол 
наклона верхнего пояса а = 22° (рис. 1.1). Расчетное усилие в 
нижнем поясе от постоянной и кратковременной снеговой на



грузок М, -  63 кН. Материал нижнего пояса -  сосна или ель 1 
сорта. Класс условий эксплуатации конструкций -  2. Класс 
ответственности зданий -  II.

3 ^ 1

Рис. 1.1. Опорный узел брусчатой фермы на лобовой врубке с одним зубом

Сечение верхнего пояса определяется расчетным путем, в 
данном примере принято Ъ хкь=  150 х 150 мм. Ширина обоих 
поясов принимается одинаковой.

Требуемая площадь ослабленного врубкой сечения нижне
го пояса из условия прочности на центральное растяжение

а  ЛГ, /г ,)  = 63 • 10-’ /8,84 = 71,3 ■ 1 о" м’ ,

где /го.е! ктой ко I у„ -  расчетное сопротивление растяжению с 
коэффициентами.

/ 1.0.11 ктолко! у„= 10x1,05x0,8/0,95=8,84 МПа;
/о .^  =10 МПа; ^„,0^=1,05; ко =0,8; =0,95.
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Требуемая высота сечения нижнего пояса 
^ ^ ^ 7 1 , 3 1 0 - ,

■' Ь 0,15

Н„ >1,5Ашг=1,5 X 48 = 72 мм. Принимаем й„=75 мм (предва
рительно).

Требуемая глубина врубки и высота сечения нижнего пояса 
из условия прочности на смятие под углом а = 22°.

к  ^  /(С05« • /с«.22Д^т(х1'  ГФ) =

= 63 • 10“' X  1,3 о /(0,927 х 10,9 х 0,15) = 0,054 м ,

где к\ -  коэффициент, учитывающий концентрацию местных 
напряжений на проверяемом участке. Предварительно при 
Аст-ЪН\1со8а=ЪНн /(3-со522^^=0,15х0,075/(Зх0,927)=0,004 м̂  < 
<0,01 м^ А:1=1,5-50Л ш=П5-50х0,004-1,30;

/ст.7Ы ктой!уп ~ расчетнос сопротивление смятию под углом 
а = 22° с коэффициентами.

/ст. 22.актоА1уп = 9,9x1,05/0,95=10,9 МПа;
/ст. 22.а -/стлм/{/ст.0.а 22 /̂/ст.90.(&СО:̂  22^)-

= 16/(1бх0375^/3+0,927^) = 9,9МПа; Х«о.^16МПа; /̂ ;„.9о.4=3 МПа. 
Принимаем /г„ = 150 мм, тогда Н1 = И„!Ъ = 50 мм.
Проверяем напряжение смятия во врубке

с̂ш-22А = к!̂ ку /{сова ■Ы\)=̂  63,0 • 10“  ̂х 1,09/(0,927 • 0,15 х 0,05) = 
=9,9 МПа</^^^^ =10,9 МПа,

где при - Ък^/ =0,15x0,05/0,927=0,0081м^ <0,01
М=1,5-50-^^=1,5-50х0,0081=1,09.

Условие прочности на смятие выполняется. Из условия ра
боты на смятие принимаем /г„ = 150 мм.



Требуемая длина площадки скалывания из условия прочно
сти на скалывание

/ >■

__________ 63-10~^х1__________
2,65 X од 5 -  0,25 X 63 • 1 X1 / 0,075

= 0,336м,

где при = Ыу = ОД 5х 0,4 = 0,06 > 0,01 (1̂ , < \^Ь^ =
= 10 X 0,05 -  0,5 м, предварительно /̂ , = 0,4 м) к̂  = 1,

/х.омктой/уп -  расчетное сопротивление скалыванию в лобо
вых врубках с коэф ф и ц и ен там и .^тод  / /п ~ 2,4x1,05/0,95= 
= 2,65 МПа;/,,о.^=2,4 МПа.

/? -  коэффициент, равный 0,25; 
в -  плечо сил скалывания, с = /?„ /2  = 150/2 = 75 мм.
Длина площади скалывания должна находиться в пределах.’ 

/у ^ 1,5й„=1,5х150=225 мм; 1у< 70/7/ = 10х50 = 500 мм. Прини
маем /у = 340 мм.

Уточняем величину коэффициента, учитывающего концен
трацию местных напряжений. При =Ы^ =0,15x0,34 =
-0,051м^ >0,01м^ к^=\.

Так как величина коэффициента к\ не измени.лась, то вы
полнять проверку напряжений скалывания не требуется, и ос
тавляем принятое значение

1.2. Опорный узел брусчатой фермы 
в виде лобового упора

Если при расчете опорного узла фермы на лобовой врубке 
окажется, что требуемая длина площадки скалывания /у > \0к\, 
а сечение нижнего пояса увеличить невозможно или нецеле
сообразно, то такой узел конструируют в виде лобового упора.



Расчет опорного узла в виде лобового упора сводится к сле
дующему:

-определению площади и размеров поперечного сечения 
нижнего пояса с учетом размещения цилиндрических нагелей

N
Ап{^ г /  , ; К {^Ап(^Ь; И>к^, + п,с1,

где Пн -  количество рядов болтов (четное) диаметром по вы
соте сечения;

-проверки напряжения смятия торца упорной бобышки 
под углом а

N.(Т — с /  к  *с̂м.аМ /  А ^ см.аЛ̂тод̂^

-  определению диаметра тяжей из арматурной стали из ус
ловия прочности на растяжение

А > N.

где тпа , т -  коэффициенты, учитывающие соответственно ос
лабление сечения нарезкой и неравномерность усилий в двой
ных тяжах;

-определению толщины деревянных накладок из условия 
равнопрочности их на смятие с поясом ;

-определению количества цилиндрических нагелей, со
единяющих пояс и накладки

п. > - N.



где -  расчетная несущая способность одного условно
го среза нагеля, определяемая из условия смятия деревянных 
элементов и изгиба нагеля;

-  количество швов в соединении для одного нагеля.

1.2.1. Пргшер расчета опорного узла фермы 
в виде лобового упора

Рассчитать опорный узел в виде лобового упора. Угол на
клона верхнего поясаа = 25° (рис. 1.2). Расчетные усилия от 
постоянной и кратковременной снеговой нагрузок: в верхнем 
поясе Нс~ 180 кН, в нижнем -М 1 = Ыс- соз25° -  163,1 кН. Ма
териал деревянных э.яементов -  сосна или ель: верхнего пояса -  
2 сорта, нижнего пояса -  1 сорта; тяжей — арматурная сталь 
класса 8400, уголков -  сталь С235. Класс условий эксплуата
ции конструкций -  2. Класс ответственности зданий -  II.

— 1

Рис. 1.2. Опорный узел брусчатой фермы в виде лобового упора



Сечение верхнего пояса определяется расчетным путем, в 
данном примере принято 6 = 15x17,5 см (табл. П1). Шири
на обоих поясов принимается одинаковой.

Требуемая площадь и высота ослабленного отверстиями 
под нагели нижнего пояса из условия работы на центральное 
растяжение

и .ом  ■ • К /г„) = 163,1 • 10-̂  /8,84 = 184,5 • 10^ м ^

где /,х) ̂ кгаоб.К  ̂Тп ~ расчетное сопротивление растяжению с ко
эффициентами Агд / = 10 X 1,05 X 0,8 / 0,95 = 8,84 МПа;
Лом = 10МПа; А;„^=1,05; = 0,8; /„ = 0,95.

Н > Д „ г / = 1 8 4 ,5 -1 0 у  =0123 м

Принимаем предварительно цилиндрические стальные на
гели й? = 16 мм в предположении расстановки их в 2 ряда по 
высоте пояса. Тогда

> к^ +п̂ (кд =123 + 2x16 = 155 мм,

где щ -  количество рядов нагелей по высоте пояса, щ = 2;
-  диаметр отверстия под нагель, = с1.

Принимаем йн = 175 мм и проверяем возможность разме
щения нагелей по высоте пояса из условия

(«й - 1>2 + 2̂ 3 = (2 -  1)х 3,5с/ + Зс/ -  9,5с/ =

= 9,5x16 = 152 мм<к^ =175 мм,

где ^2, 3̂ -  минимальные расстояния соответственно между 
нагелями и до кромки пояса. «2 -  3,5с/; 83 > Зс/.

Условие расстановки нагелей по высоте пояса выполняется.
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Проверяем упорную бобышку на смятие под углом а  тор
цом верхнего пояса. Наибольший размер наклонной поверх
ности бобышки при ее высоте, равной 175 мм составляет 
175/ с о 525° =182 мм > к =175 мм . Тогда

СМ.25М= N , 1 =180 262,5-Ю'" = 6,86 МПа <

< Л«.25Л • 'уг. = 9.95 МПа,

где площадь смятия наклонной поверхности бобышки 

А^^^Ь-к^=  0,15 • 0,175 = 262,5 ■ Ю -'м ';

Iсм1ъ. '̂^тсА^Уп “  расчстнос сопротивленис смятию под уг
лом а = 25° с коэффициентами. Л„.25.Дто<1//„  =
= 9,Ох 1,05/о,95 = 9,95 МПа;

/о,.25.. = /(/с„.о,. 5ш^25 + соз^25“) = 16 /(16 х
X 0,423  ̂/3 + 0,906') =9,0 МПа.

Условия прочности на смятие выполняется.
Требуемая площадь сечения тяжей из условия прочности на 

растяжение

= 163,М0“^(375х0,8х0,85/0,95) = 6,08-10“̂  м%

где -  расчетное сопротивление арматурной стали класса 
8 400, = 375 МПа;

т^,т -  коэффициенты, учитывающие соответственно кон
центрацию напряжений в нарезанной части стержней и нерав
номерность распределения усилий в параллельно работающих 
тяжах, = 0,8; т = 0,85.

Принимаем 4 тяжа = 16 мм(Д, = 4 х 1,57 = 6,28 см' > 6,08 см').
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Для закрепления тяжей у торца упорной бобышки преду
сматриваем траверсу из двух вертикальных уголков 
Ь  100x63x7, к которым приварены два горизонтальных уголка 
^  100x7 (возможный вариант -  вместо всех уголков поставить 
торцовую стальную плиту).

Горизонтальные уголки рассчитываем как балку на двух 
опорах пролетом 1р, равным расстоянию между осями тяжей 
по ширине пояса (ширина пояса плюс 50 мм на каждую сто
рону до оси тяжа).

сг = М ^ _  3,43-10 -3

• = 191,6 МПа < К =
Ш 17 9-10“̂

= 230 X 1/0,95 = 242,1МПа,

где М р -  изгибающий момент в горизонтальном уголке 
М/. = /V, / 4(/^-/ 2 -  6 .̂ / 4) = 163,1 / 4 X 
X (0,25 / 2 -  0,164 / 4) = 3,43 кН • м ;

/г - пролет горизонтальных уголков. /̂  = й + 2 • 50 =
= 150 + 2 • 50 = 250 мм;

йр- площадка приложения равномерно распределенной на
грузки с учетом толщины полок вертикальных уголков: 
й̂ , = й + 2/у = 150 + 2 X 7 = 164 мм;

-8

1Г . =Л. пип
Д  ^ 130,6-10— ^ =

Ъ ^ - 2 ,  (1 0 -2 ,7 1 )-1 0 -'

4  = 130,6см‘‘; = 10см; = 2,71 см - геометрические

характеристики уголка; Ку = 230 МПа; /р = 1.
Проверяем вертикальные уголки как балку на двух опорах 

пролетом /в, равным расстоянию между осями тяжей по высо
те пояса (высота пояса плюс 0,5 с1р. на каждую сторону от пояса)
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М в  _ 2,1 МО-3
= 125,6 МПА < КуУ^ IУп =

^ « .тт  16,8-10

= 230x1/0,95 = 242,1 МПа

где М д -  изгибающий момент в вертикальном уголке.
Мд =/У ,/4(/з /2-/>5/4) = 163,1/4х 

X (0,191/2-0,15/4) = 2,36кН-м;
/ в -  пролет вертикальных уголков: 4 ~  ~

= 175 + 16 = 191 мм;
-  площадка приложения равномерно распределенной на

грузки. = = 175 мм;
^п.тт~ наименьший момент сопротивления уголка 

П 100x63x7 относительно оси, параллельной меньшей полке 
I  113-10-* 35-=  16,8-10-® м^

(Ю -3,28)-10

/^ = 113 см''; = 10 см; -  3,28 см -  геометрические ха
рактеристики уголка.

Определяем сечение боковых деревянных накладок, при
нимая высоту их равной высоте пояса. Толщину назначают 
из условия равнопрочности их на смятие с поясом под нагелем 
II «56 /8  = 5x150/8 = 9 4 мм - Принимаем =100 мм.

Требуемое количество стальных цилиндрических нагелей
= 16мм, соединяющих пояс с накладками

п„ > 163,1
6,71x2

12,12,

где ^  -  минимальная несущая способность одного услов
ного среза нагеля, определяемая из условия смятия деревян
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ных элементов и изгиба нагеля, для двухсрезного симметрич
ного соединения

•^=8,0-1С?х1,05х0,9/0,95x0,1x0,016=Ц7 кЧ

/ ы л  ■ '̂ гаос!' ^ =5,0 • 1 С? X 1,0'5 х 0,9/0,95х 0,15х 0,016= 11,9 кН;
7̂ Лтт = т т

/пД ■ /Уп • ) =
= 18-1 о? X д /1,05 0,9 / 0,95х 0,016̂  х (1 + 0,623^ ) = 6,71 к Ц

/к.\А^ /к.2.а^ 1п.а~ расчетные сопротивления соответствен
но смятию древесины в нагельном гнезде накладок и пояса и 
изгибу нагеля.

Л . , ,  =8,0  М П а ;Л ,,  = 5,0 М П а ;/„ , = 18,0 МПа;
кд- коэффициент, учитывающий угол между усилием и 

направлением волокон древесины.
При а = 0“ =0,9 [1, табл. 9.5];
/7„-коэффициент, зависящий от отношения толщины бо

лее тонкого элемента к диаметру нагеля.

К = 0,1054; 0,6236;

= 0,1054x0,1/0,016 = 0,6588 > 0,6236.

Принимаем Д  = 0,6236; = 6,71 кН.
-  количество швов в соединении, = 2 .

Принимаем предварительно 14 нагелей, размещая в каждом 
ряду по 7 нагелей. Если количество нагелей в ряду по направ
лению действия усилия более 6, то несущую способность до
полнительных нагелей следует уменьшить на 1/3. Тогда рас
четное количество нагелей будет

‘4 >12 + 3 -(« „-1 2 )/2  = 12 + З х (14-12)/2  = 15.
Увеличиваем количество нагелей до 16 шт. Из общего коли

чества нагелей в соединении необходимо предусмотреть поста
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новку взамен нагелей не менее трех болтов того же диаметра. 
Минимальные расстояния между нагелями (болтами) вдоль поя
са: 5’! > 7й? = 7 • 16 = 112 мм . Принимаем 5; = 120мм .

1.3. Стыки поясов ферм на гвоздях 
и на цилиндрических нагелях

Стыки одинаковых брусчатых поясов выполняют с дере
вянными или стальными накладками, спаренных дощатых 
поясов -  с деревянными накладами и прокладкой. Для спарен
ных дощатых поясов при толщине прокладки (т.е. зазору между 
досками), равной толщине досок, стык конструируют с одина
ковыми по длине прокладкой и накладками. Если же толщина 
прокладки меньше толщины досок пояса, то стык конструиру
ют с удлиненными накладками. Соединяемые элементы рабо
тают на центральное (чаще всего) или внецентренное растяже
ние, а также все элементы -  на смятие в нагельных гнездах, а 
гвозди и нагели -  на изгиб.

Расчет стыковых соединений сводится к следующему: 
-определению площади и размеров сечения стыкуемых 

элементов из условия прочности на центральное или внецен
тренное растяжение;

4п. > К
/ г .о м  ' ^т о ^  ■ ^ 0

Апс _

-  для случая центрального растяжения;

где к(,- коэффициент, учитывающий ослабление растянутых 
элементов;

^^2  -  суммарная толщина стыкуемых элементов;
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щ -  количество связей по высоте сечения пояса;
диаметр отверстий под связи, при этом и при

меняются при расчете соединений на нагелях, а также на гвоз
дях, если они забиваются в предварительно просверленные 
отверстия (при > 6 м м );

-  определению толщины накладок и прокладки из условия 
равнопрочности их и стыкуемых элементов на смятие или из 
конструктивных соображений (при высоте сечения их, равной 
высоте стыкуемых элементов);

-  определению количества связей (гвоздей, нагелей):

>
N.

п р

где К,
■ Ы .1

минимальная несущая способность одного услов
ного среза связи, определяемая из условия смятия деревянных 
элементов и изгиба связи;

п^- количество швов в соединении для одной связи;
-определению длины накладок и прокладок из условия 

расстановки в них связей.

1.3.1. Пример расчета стыка нижнего пояса фермы 
из спаренных досок на гвоздях (вариант с накладками 

и прокладкой одинаковой длины)

Рассчитать стык нижнего дощатого пояса фермы на гвоздях 
(рис. 1.3). Расчетное растягивающее усилие, действующее по 
оси элемента, от постоянной и кратковременной снеговой на
грузок Ы, = 96 кН . Материал -  сосна или ель 1 сорта. Класс 
условий эксплуатации конструкции -  2. Класс ответственно
сти зданий -  II.
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Рис. 1.3. Стык нижнего дощатого пояса на гвоздях

Конструируем стык с прокладкой, равной по толщине дос
кам пояса и с накладками и прокладкой одинаковой длины.

Требуемая площадь сечения спаренных досок из условия 
прочности на центральное растяжение в предположении, что 
диаметр гвоздей не превышает 5 мм и гвозди забиваются без 
предварительного сверления отверстий;

Апг ^  к  !г„) = 96 -10-^11,05 = 86,9 ■ 10-^м^

А.йсАхаоАУп~ расчетное сопротивление растяжению с ко
эффициентами.

Ао.Ко^Уп  = 10 X 1,05/0,95 = 11,05 МПа; = 10 М Па;
= 1 0 5 ;/„ = 0 ,9 5 .

Назначаем толщину досок пояса и прокладки = /3 = 50 мм 
(табл. П1). Толщину накладок назначают из условия равно- 
прочности их на смятие с досками пояса = 5 • /̂2  ̂~
= 5 • 50/8 = 31,3 мм . Принимаем ц = 40 мм.

Конструируем стык с забивкой гвоздей с обеих сторон поя
са, в этом случае гвозди, при отсутствии предварительно про
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сверленных отверстий, могут перехлестываться в прокладке. 
Предварительная длина гвоздей / = ̂ ,+^2+/з+2^^=40 + 50 + 
+ 50 + 2 X 2 = 144 мм, где = 2 мм -  толщина шва между эле
ментами, Принимаем гвозди == 5x150мм (табл. П4). Глу
бина защемления цилиндрической части гвоздя в прокладке 
должна быть не менее 4< .̂

+ 1,5 •<:/) = 150-(40 + 50 + 2 -2 +  7,5) =
= 48,5 мм >4-й? = 4-5 = 20 мм, 

где 1,5 • й? -  длина заостренной части гвоздя.
Требуемая высота сечения стыкуемых досок

К , = к  ^  /(2^2) = 86,9 • 10-  ̂/(2 X 0,05) = 0,087 м .

Принимаем высоту сечения досок пояса, прокладки и на
кладок Н = 100 мм.

Требуемое количество гвоздей, забиваемых с каждой сто
роны пояса на половине стыка

п„ > 0,5 ■ N. 1{К^а.шп = 96/(0,85 • 2) = 28,

где 0,5-/V,- расчетное усилие, приходящееся на одну доску 
пояса;

~ минимальная несущая способность одного услов
ного среза гвоздя, определяемая из условия смятия одной на
кладки (?з) и прокладки (?з^=/^1) (крайние элементы), сты
куемой доски (средний элемент) и изгиба гвоздя как для двух
срезного несимметричного соединения, так как Ф
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л,■Ы.тт = тт-^

Л, 1 мКойЧ с? / Г« = 3,9 ■ 10  ̂X 1,05 X 0,04 х 0,005 / 0,95 = 0,86 кН; 

/н.2.с1̂ той̂ 2^ / ;>'п = 3,М  0  ̂х 1,05 х 0,05 х 0,005 / 0,95 = 0,86 кН;

= 25 • 10  ̂X / 0,95 X 0,005  ̂X (1 + 0,506- ) = 0.85 кН

/нл.а^ 1н.1Л̂  1пЛ ~ расчетные сопротивления соответствен
но смятию древесины в нагельном гнезде крайних и среднего 
элемента и изгиба гвоздя.

Л ,,= 3 ,9 М П а  (при^ 40
?3 50

= 0,8);

Л .2 .,= 3 ,1 0 М П а;/„ ,= 2 5  МПа;
Д ,-  коэффициент, зависящий от отношения толщины бо

лее тонкого элемента к диаметру гвоздя.

Р „ = ^ <  Д..ах; К  = 0,0632; Д „._  = 0,7746 [1, табл. 9.4]; 
а

Д„ = 0,0632 • 40 / 5 = 0,506 < 0,7746.
^Ы.тш =0,85 кН
п ^-  количество швов в соединении (накладка -  стыкуемая 

доска -  прокладка) для одной связи, =2.
Количество рядов гвоздей по высоте пояса назначают из 

условия размещения их поперек волокон

(Цд - 1) ■ 2̂ + 2 • 5з < /г,

где 5, и 5з~ минимальные расстояния поперек волокон со
ответственно между осями гвоздей и до кромки элемента 
52= 5з > 4 -й? = 4- 5 = 20м м .

Требуемое количество рядов гвоздей по высоте пояса
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Принимаем четное количество рядов «/,=4.
При прямой расстановке гвоздей в каждом ряду можно 

разместить щ = 28/4 = 7 гвоздей. Тогда общее коли
чество гвоздей на стык, забиваемых с обеих сторон пояса 
4 - и ^ , - й ,  = 4 - 4-7  =  112 .

Требуемая длина накладок и прокладки при прямой расста
новке гвоздей

/я  >2-((«/ + 2 -515- ) = 2 -((7 - 1)-90 + 2-75) = 1380 мм,

где .Уь 517-— минимальное расстояние вдоль волокон соответ
ственно между осями гвоздей и до торца элемента; 
5] >18-й/ = 18-5 = 90 мм, при /̂ 33̂ =/! =40мм=8-й? [1, табл. 9.7]); 
5ц- > 15-(7 = 15-5 = 75 м м - [1, табл. 9.7]. Принимаем 5] =90 мм 
и 5  ̂у. = 75 мм.

Принимаем /̂  ̂ =1400 мм.

<(/г-2-5з)/52+1 = (100-2х20)/20 + 1 = 4.

1.3.2. Пргшеррасчета стыка нижнего пояса фермы 
из спаренных досок на цилиндрических нагелях 

(вариант с удлиненными накладками)

Рассчитать стык нижнего дощатого пояса фермы на стальных 
цилиндрических нагелях по данным примера 1.3.1 (рис. 1.4).

Конструируем стык с прокладкой, меньшей по толщине, 
чем доски пояса, в этом случае накладки должны быть длин
нее прокладки.

Требуемая площадь сечения спаренных досок из условия 
расчета на центральное растяжение
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/гом ■ ^шы 'ко1у„- расчетное сопротивление растяжению с 
коэффициентами.

л . ,  > М, ■ ко/г„) = 96 -10-^8,84 = 108,6 • 10-^м^

N1

,5 ..5,,5..,5:, 5г.5г.5,̂ 5.̂ 5г5̂.,5,,5;^5,.,

а О О О о о о □ о с о ! с о о о
□ ООО оооа

- И ,

'10'
N1

N1

Срез А Срез В

- Н - т г л - - п - “ Г

[\ N \ \ I I I I 1'  ̂ I I I I ;| 11 И 11 I -
1 И И '1 и  | К Л I I п :1 |Н I I

- Ь П 11 т г 11 '1 Т П П 7 т  | г I I \\ п I I 1гТ 1 ~

- у - - у - л 4 Ы У - - у - - У - - у - 4 ^ - п ■л4и‘ •

\ Л}

Рис. 1.4. Стык нижнего дощатого пояса фермы на цилиндрических 
нагелях с удлиненными накладками

/лод • • ко1у„ = 10 X 1,05 х 0,8/0,95 = 8,84 МПа;
/о д  = 1 ОМПа; = 1,05; у„ = 0,95; ко = 0,8;
Назначаем толщину досок пояса 2̂ = 50 мм , прокладки 

/  = 40 мм < 50 мм (из конструктивных соображений). 
Требуемая высота сечения стыкуемых досок

/{2 • / )  -108,6 • 10-  ̂/(2 х 0,05) = 0,109 м .
В предположении, что диаметр цилиндрических нагелей 

й? = 14 мм (предварительно) и при условии размещения их в 2
ряда (четное число) по высоте пояса Кщ ^  ш̂г + 2 • г/о -109+ 

+ 2 • 14 = 137 мм, где й/о = с? -  диаметр отверстия под нагель.
Принимаем высоту сечения досок пояса, накладок и про

кладки /г = 150 мм.
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Проверяем возможность размещения двух рядов нагелей 
^  = 14 мм по высоте пояса из условия

-1)-52 +2-5з </г,

где щ -  количество рядов нагелей, щ -  2;
5^,5, -  минимальные расстояния поперек волокон соответ

ственно между осями нагелей и до кромки элемента.

(2 -1)хЗ,5^ + 2хЗ/^ = 9,5й? = 9,5x14 = 133 мм <150 мм
-  условие выполняется.
Несущая способность прокладки из условия прочности на 

центральное растяжение
= 4^.3 • /,.о.. • = 48,8 ■ 10-  ̂X 8,84 • 10̂  = 43,1 кН,

где = ̂ 3 • ( й - 2 - =  0,04-(0,150-2• 0,014) = 48,8• 10"^м^.

Оставшаяся часть усилия , воспринимаемая накладками 
Н, , ^ N ,-  3 = 9 6 -  43,1 = 52,9 кН .

Толщину одной накладки определяем из условий:
-  прочности на центральное растяжение

4 пГ,1 — ■ /1.0.1! ■ 4 о д  ■ 4  / / „ )  =

= 52,9-10"" /(2 X 8,84) = 29,9 • 10“  ̂м ^

Г, = А:. 29,9-10
к1п{“ .1 / г - 2 - 4  0 ,1 5 0 -2 x 0 ,0 1 4

= 0,025 м ;

-  равнопрочности с доской пояса на смятие в нагельном 
5 ^ . / _ 5 х 50/гнезде = -̂  ^ = 31,3 мм . Принимаем = 40мм.

Требуемое количество нагелей с одной стороны от стыка, 
проходящих через прокладку, как для двухсрезного (срезы А)
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, = тш'

симметричного соединения (доска пояса — прокладка -  доска 
пояса) от усилия  ̂ 3 = 43,1 кН

п„, ^  ) = 43,1/(2,86 X 2) = 7,5(« 8),

где Кхл.ттА ~ минимальная несущая способность одного ус
ловного среза А нагеля, определяемая из условия смятия сты
куемых досок пояса и прокладки и изгиба нагеля.

/у„ = 8,0 • 10̂  X 1,05х 0,05х 0,014х 0,925/0,95=5,73 кН;

/ Г„ = 5,0 ■ 10̂  X 1,05X 0,04х 0,014х 0,925/0,95 = 2,86 кН; 

/у„ -4" ■(! + А ') = 18-Ю' х^1,05х0,925/0,95х0,014' х 

х(1+0,301^) = 6,19кН

/к .Ы ’ /й.2.д» расчетные сопротивления соответственно 
смятию древесины в нагельном гнезде досок пояса Ь и  про
кладки /3 и изгиба нагеля.

Л , ^=8,0 МПа; / , 3^=  5,0 М П а; /„.^ = 18,0МПа ;
-  коэффициент, учитывающий угол между усилием и 

направлением волокон. При а = 0“ 0,925; Д -  коэффици
ент, зависящий от отношения толщины более тонкого элемен
та к диаметру нагеля.

^„=0,1054;
=0,6236; Д  = 0,1054x40/14 = 0,301 < 0,6236;

/г,1с/.тш̂ = 2,8 6 кН;
А ~ количество швов (срезов А) в соединении для одного 

нагеля, п  ̂а -  2 •
Принимаем «„3 = 8 нагелей, по 4 нагеля в каждом ряду.

Несущая способность восьми нагелей, соединяюнщх стыковой 
пакет (накладки, спаренные доски и прокладка).

23



~ ^^пз(^и.та.А ' ̂ 5 Л ^и.тшБ п.б) =
= 8 • (2,86 • 2 + 2,0 ■ 2) = 77,76 кН,

где минимальная несущая способность одного ус
ловного среза Б нагеля для односрезного несимметричного 
соединения (накладка -  стыкуемая доска), определяемая из 
условия смятия древесины элементов и изгиба нагеля.

//„  = 3,9 • 10̂  X 1,05 х 0,05 х 0,014 х 0,925/0,95 = 2,79 кН; 
=3,5-10'х1,05х0,04х0,014х0,925/0,95 = 2,00кН;

 ̂ шт Я ”  П11П' I .
/г„  ■0 + /?„̂ ) = 18-10  ̂х^1,05х0,925/0,95x0,014^ х

х(1 + 0,301^) = 6,19кН

Л , ,  = 3,9МПа ( при ^ 0,8); /и 2а = 3,5 М Па;
/2 50

/пм = 18 М Па; Д, = !й  < к„ = 0,1054;
/̂ ..шах =0,6236;Д„= 0,1054x40/14 = 0,301 <0,6236; .
^5.б ~ количество швов (срезов Б) в соединении для одного 

нагеля, «̂  ̂  = 2 .
Оставшаяся часть усилия N^, равная =М-К^^ = 

= 96-77,76 =18,24кН, будет передаваться через двухсрезные 
нагели (срезы Б), соединяющие накладки и доски пояса за 
пределами прокладки. Требуемое количество таких нагелей с 
одной стороны от стыка

«„л ^ N .. ■«,.,) = 18,24/(2,0х 2) = 4,56 (« 5).

Принимаем предварительно 6 нагелей, размещая в каждом 
ряду по 3 нагеля. Так общее количество нагелей в ряду с од
ной стороны стыка, равное 4+3=7, более 6, то несущую спо
собность дополнительных нагелей следует уменьшить на 1/3. 
Тогда общее расчетное количество нагелей с одной стороны 
от стыка будет:
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> 12+ 3(и„з + й„ д- 1 2 ) / 2  = 12 + 3- (8+ 6 - 1 2 ) 7 2  = 15.
Принимаем по 16 нагелей с каждой стороны от стыка (по 8 

нагелей в ряду), из них 8 нагелей (4 нагеля в ряду) размеща
ются в пределах длины прокладки, а 8 (4 нагеля в ряду) -  за ее 
пределами.

Определяем длины прокладки и накладок из условия рас
становки нагелей вдоль волокон

/о> 2 -((4 - 1)-51 + 2-.у,) = 2 х ((4 -1 )х 100 + 2 х 100) = 1000 мм; 
/я > 2 -((8 - 1) -5, + 2 -^,) = 2 х ((8 - 1) х 100 + 2 -100) = 1800 мм,

где минимальные расстояния вдоль волокон соответственно 
между осями нагелей и до торца элемента: $у>1 -й = 
= 7 • 14 = 98 мм . Принимаем 5, = 100 мм.

Принимаем длину: прокладки -  1000 мм, накладок -  
1800 мм.

Из принятого количества нагелей с каждой стороны от сты
ка следует поставить взамен нагелей не менее трех стальных 
болтов того же диаметра.

2. ПРОГОНЫ И БАЛКИ

В зависимости от применяемых материалов и конструктив
ного решения наиболее распространены:

-прогоны -  однопролетные разрезные, многопролетные 
неразрезные спаренные и консольно-балочные;

-  балки однопролетные -  брусчатые цельного и составного 
сечений, дощатоклееные и клеефанерные.

Прогоны и балки работают на поперечный изгиб (прогоны -  
на прямой или косой изгиб) и их рассчитывают:

-  на прочность по нормальным напряжениям:
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/шЛ1Уп 1п,Л^Уп
< 1,

^учгде =— — , сг  ̂  ̂= —-—  нормальные напряжения при
^у.а Км

изгибе;
-  на прочность по скалывающим напряжениям:

_ ^Л щ , ^  г
"  т 7 — V̂а.<1 »

г„

на жесткость по прогибам

V (т а х  ^  ^  и

I, -  I

где =^о1К 1 + к. расчетный прогиб;

-н а  устойчивость плоской формы деформирования (для 
клееных балок, у которых высота поперечного сечения намно
го больше ширины, и не имеющих постоянного подкрепления 
сжатой кромки из плоскости изгиба):

<^с.0М^Кш/..Л^У„,

где = 1406  ̂/{1^И)к  ̂-  коэффициент устойчивости.
При расчете составных балок и прогонов податливость со

единений учитывают введением понижающих коэффициен
тов: к̂  ̂ к моменту сопротивления при расчете на прочность
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по нормальным напряжениям и к моменту инерции при 
расчете по прогибам.

У составных балок с соединениями на податливых связях не
обходимое количество связей в одном шве на участке с однознач
ной эпюрой поперечных сил должно удовлетворять условию:

п >
1,5М, сг̂ .тах̂ зир

 ̂Уп

где -  несущая способность одного среза связи в соединении.

2.1. Прьанер расчета неразрезного спаренного прогона

Подобрать сечение неразрезного прогона, стыкуемого на 
опорах внахлестку, расположенного в плоскости крыши при 
её уклоне а = 15“ (рис. 2.1) под вертикальную равномерную 
нагрузку: постоянную от покрытия, включая собственную 
массу прогона, и кратковременную от снега -  нормативную 

к~ 0’32 + 0,64 = 0,96 кН/м ; расчетную = 0,36+
+ 0,90 = 1,26кН/м. Расчетные пролеты /; = ^ = 5 м . Материал 
прогона -  сосна или ель 2 сорта. Класс условий эксплуатации 
конструкций -  2. Класс ответственности зданий -  II.

Определяем изгибаюпще моменты от вертикальной нагруз
ки с 5Т1етом различной жесткости прогона в пролете и в месте 
стыка на опорах:

-  в крайних пролетах
М, = 0,0712(я^ + = 0,0712 х 1,26 х 5' = 2,243 кН • м ;

-  в средних пролетах
Мз = 0,0593(я^ + д^У1 = 0,0593 х 1,26х 5̂  = 1,853кН ■ м ;

-  на первой от торца опоре
Мз = -0,1226(я^ + д^У^ = -0,1226 х 1,26 х 5̂  = -3,862 кН • м ;
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-  на промежуточных опорах
М , =-0Д187(Яй +д )̂/2 =-0,1187x1,26x5^ =-3,739кН -м . 
Принимаем предварительно сечение прогона: для крайних 

пролетов й;хА = 75х150 м м , для средних пролетов 
6 X/г = 60x150 мм.

1_гт7~гтт~г'т~ I > и м 1 т  ; м м 1 1 т

мь Мс

Рис. 2,1. Неразрезной прогон: расчетная схема (а); 
эпюра изгибающих моментов (б); стыкование прогона на опоре (в)

Проверяем принятое сечение на прочность по нормальным 
напряжениям в пролетах.

В крайних пролетах
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* т.хЛХ ту.(1\
/ш 1Уп тоё 1Уп

7 71 413= ^  + 211^ = 0,54 + 0,29 = 0,83 < 1,
14,4 14,4

^т.хМ’ '̂ т.уМ1~ расчстные напряжения изгиба от нагрузок
в плоскостях соответственно перпендикулярно и вдоль ската 
(относительно осей Х а  У).

=^Асо8а/11;., =2,243-10-^ хсоз15“/281,25-10'* =
= 2,167-10“’/281,25-10-* = 7,71 МПа;

=М,5таПУ^, = 2,243-Ю-’ хкт 15“/140,63-10-® =

= 0,58М0““/140,63-10-" = 4,13 МПа;
=й,/г' /6 = 0,075x0,15^6 = 281,25-10^

\У̂ .1 =/?-1/г/6 =0,075"х0,15/6 = 140,63-10-‘ м’

I Уп ~ расчетное сопротивление изгибу с коэффици
ентами.

=13-1,05/0,95 = 14,4МПа ; =13 МПа;

гаод 1,05; у„=0,95.
В средних пролетах

^т.х.(П ■ +  *
^ т . у Л 7,96 5,33

Ут.с1̂ той̂ Уп -̂ т.с1̂ той̂  Уп 14,4 14,4

= 0,55+ 0,37 = 0,92 <1,
где

<̂ т..хД2 =-Л^2С05о: /1Г̂ 2̂  ̂X соз 15” /225 • 10 ” =

= 1,790-10“^/225-10“  ̂=7,96 МПа;

^т.уЛ  = М2^та!\У у2 =1,853-10“  ̂х8т15®/90-10“^

= 0,480 • 10"^ /90 • 10"^ = 5,33 МПа;

1-6
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V/̂  2 = Ь1г̂  > 6 = 0,06 X о,] 5 V  6 = 225 • 10-^м^
2 / 6 -  0,06" X 0,15 / 6 = 90 • 10“*м^

Проверяем прогиб прогона исходя из эстетико-психологи
ческих требований от постоянной нагрузки в предположении, 
что прогоны открыты для обзора.

Расчетный прогиб прогона:
-  в крайних пролетах

= 0,0106/ = 0,011м,1 + 19,2(0,15/5)"
где прогиб прогона постоянного сечения без учета де
формаций сдвига.

+ К у, = ^0,0072" + 0,0078^ = 0,0106 м ■
Прогибы прогона от нагрузок в плоскостях соответственно 

перпендикулярно скату и вдоль ската (относительно осей X  
и Г).

^ 0.л-/ ~ ^1ёх.кЬ (̂̂ О^той^Уп^х1) ~
= 0,005286 X 0,32 • 10~̂  X соз 15° X 5"̂  /(0,67 • 10"̂  X 2109 ■ 10“*) = 0,0072 м; 

~  ^(^Ф т оА^Уп^у}) ~

= 0,005286х 0,32 • 10"  ̂х 51п15° х З"* /(0,67 • 10"* х 527 • 10~*) = 0,0078 м; 

^О^тоё/^/г =0,85-1 о" •0,75/0,95 = 0,67-10'‘МПа,- 

=0,85-10'^МЯа ; А:„,оа=0,75;

4 ;  =/);/'^/12=0,075х0,15^/12 = 2109-10~* м' ;̂

1у, = ъ1и/\ 2 = 0,075^ X о, 15/12= 527 ■ 10“*м^
К ~  коэффициенты, учитывающие влияние соответствен
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но переменности высоты сечения и деформаций сдвига от по
перечной силы;

^/,1= 1 -  при постоянной высоте сечения;
= 15,4 + 3,8>  ̂= 15,4 + Ъ,Щ / Л = 15,4 + 3,8 х 1 = 19,2;

-  в средних пролетах

: 0,0176 /1 • [1 +1 9,2(0,1 5 / 5)' ] = 0,018 м.

где С/о2 = ^ ц Ц + ^ 2  = л/0,0091'+0,0151' -0,0176 м ;
^ 0X2-К ёЛ 1 {Е ,к ^ 1 у ;^ ,) = 0,т52ихО,32ЛО-^ хсоз15” х 5 ^

/(0,67 • 1О Ч1688-10-") = 0,0091 м; 
^о.,а =А:,я,,/;/(^о^„ы/Г„/,а)-0>005286хО,32.10-’ хзш15“ х 5 ^

/(0,67 • 10̂  X 270 • 10-*) = 0,0151 м;
-  6'/г /12 = 0,06' X 0,15 /12= 270 • 10-*

4 ,  =6/г'/12=0,06x0,15'/12 = 1688-10-* м \
Предельный прогиб прогона во всех пролетах, исходя из 

эстетико-психологических требований, /„=/^/185 = 
= 5,0/183 = 0,027 м больше расчетного, следовательно, сече
ние прогона удовлетворяет требованиям по жесткости. Необ
ходимо проверить прогиб прогона от полной нормативной на
грузки. В данном примере расчет не приводится.

Опорные изгибающие моменты воспринимаются двумя 
прогонами, стыкуемыми на опоре внахлестку. Так как опор
ные изгибающие моменты превышают пролетные (соответст
венно на опоре С и во 2-ом пролете), в = 3,1391
/1,853 « 2,0 раза, что составляет не более отношения моментов

же сечении = 4 5 0 - 1 0 - ^ /сопротивления тех 

/225-10-® = 2,0(1Г̂ ,.с=2/)/?/6=2х0,06х0,152/6=45(И0“̂ м̂ ), то
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считаем, что принятое сечение в опорных участках удовлетво
ряет условию прочности.

Рассчитываем гвоздевое соединение прогонов в узлах 1 и 2 
по обеим сторонам от первой от торца опоры В и в  узлах 3 
промежуточных опор С. Расстояния щ, «2* «з от опор до цен
тров гвоздевых соединений соответственно в узлах 1, 2 и 3 
определяем из квадратного уравнения:

^и.В1 — ^х.В ~ Кс.вА ’

решив которое, находим

«1 ^  + ЯхЛУхж -  ̂ (8хм + Чхм)^хЛ  ).

где
Тогда

« 1  ^ ^ / ( ё х М  +  Я х Ж К . т  ±  ^ 1 К ж ~ Ш х х 1 + Я х м ) ^ х л )  =

= 1/(1,26 X С 0 8 15“)(3,789 ± 7з,789 -  2 х 1,26х со§15® х 1,564) =

('5,78
= 0,822 X (3,789 ±3,248) = -̂ м,

[0,45

где = 0,6226(^д.^ + д хЛ х  = 0,6226 х 1,26 х соз15® х 5 =
= 3,789 кН;

^ х .в  = К.В - ^ х л  = (Мд-М{)С05а =
= (3,862- 2,243) X соз15® = 1,564 кН- м; 
а, > 0,45 м.
Аналогично находим 2̂ ^ 0,56 м ;аз > 0,54 м .
Принимаем расстояние до центров гвоздевых соединений 

а̂  = 0,5 м; а ^ -  = 0,6 м .
Определяем поперечные силы в узлах 1, 2 и 3.
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М 2 1,853 „^  = 3,706 кН;

V, =

1̂ 0,5
М, ^  2,243
«2 0,6

= 3,738 кН;

Г з = ^  = Ь ^  = 3,088 кН. 
'  а, 0,6

Принимаем гвозди х / = 5 х 120 мм. В узлах 1 и 2 гвозди 
забиваются со стороны более тонкого элемента. Тогда глубина 
защемления цилиндрической части гвоздя в более толстом 
элементе, {„ = 1 -Ь -2 -\,5 с1  = 1 2 0 -6 0 -2 -1 ,5 x 5  = 50,5мм <
< ,̂ = 75 мм (где 2 мм -  толщина шва; 1,5с1 -  длина заострен
ной части гвоздя). От составляющей поперечной силы в плос
кости, перпендикулярной скату, гвозди работают на изгиб, 
вдоль ската -  на выдергивание, при этом величина должна
быть не менее 4й? = 4 х 5 = 20 мм -  при работе на изгиб, 
10й?= 10 X 5 = 50 мм -  при работе на выдергивание.

Расчетная несущая способность одного гвоздя (для соеди
нения двух прогонов толщиной 60 мм и 75 мм):

-  на поперечный изгиб

=1,066x1 = 1,066 кН,

где -  минимальное значение несущей способности гвоздя 
в односрезном соединении (/] = /о = 50,5 мм; 2̂ - Ь  = 60 мм).

= т!п

Л  = 3,82 ■ 10̂  X 1,05 х 1 / 0,95 х 0,0505 х 0,005 = 1,066 кН

/„V VI + Р1) = 25 • 10’ х 7105x1/0,95 х 0,005’

х(1 + 0,6383’ ) = 1,105 кН
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=  3 ,8 2 М Г 1 а ; =  2 5  Ь Ш а  ;

Д ,  =  к„(,  ! й  =  0 ,0 6 3 2  X 5 0 , 5 / 5  =  0 ,6 3 8 3  <  /?„ _  =  0 ,7 7 4 6  ; к ,  =  1 ,0  ;

= 1066 кН.
«5 -  количество швов; П!=1 .

-  на выдергивание

К, 2 = = 0,3 ■ 10' X 3,14 х

X 0,005 X 0,0505 X 1,05 / 0,95 = 0,263 кН,

где /^5 ^ -  расчетная несущая способность гладкого гвоздя на 
выдергивание.

Определяем требуемое количество гвоздей для каждого узла:
-  от максимальной составляющей поперечной силы в плос

кости, перпендикулярной скату

п„ >  ^  =  2̂ С08 а  /  Ка,  =  3 ,7 8 9  х  С 0 8 1 5 °  / 1 ,0 6 6  =  3 , 4 ;

-  от максимальной составляющей поперечной силы в плос
кости ската

« «  -  ^ 7 ,т а х  ^  ^2  а  1 К ^ 2 =  3 ,7 8 9  X 5!П 15'* / 0 , 2 6 3  =  3 ,7 .

Принимаем п„= 4 гвоздя и расставляем их в один ряд по 
высоте прогона с шагом 2̂ =^з =/г/(о„+1) = 150/(4 + 1) = 
= 30мм > 4<7 = 4х 5 = 20мм.Тогда расстояния от центра гвоздей 
до торцов прогона з,^ >15с? = 15х5 = 75мм и длина концевых 

участков прогонов равны «2 = д +5, =0,5 + 0,075 + 0,575м; 

аналогично 02 =а^=  0,6 + 0,075 = 0,675 м .
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2.2. Клеефанерная двускатная балка переменной 
высоты сечения с плоскими стенками

2.2.1. Конструктивное решение балок

ЬСлеефанерные балки покрытия -  однопролетные, нагру
женные равномерно-распределенной нагрузкой: постоянной 
от конструкций кровли и временной снеговой.

Пролет балок -  /б = 9... 18 м, уклон верхней грани -  / = 
= 0,25...0,1. Поперечное сечение -  двутавровое (предпочти
тельнее при пролете не более 12 м) или коробчатое (предпоч
тительнее при пролете более 12 м). Высота сечения И назнача
ется в пределах 1/12... 1/10 пролета, но не более 1,5 м с учетом 
размера фанерных листов 1525x1525 мм (рис. 2.2).

Л _!__1_

О __

Рис. 2.2. Клеефанерная двускатная балка:
1 -  верхний пояс; 2 -  нижний пояс; 3 -  фанерные стенки; 

4 -  ребра жесткости; 5 -  опорные ребра

Пояса -  клеедощатые с вертикальным расположением сло
ев оптимальной толщиной 5 = 33 мм, полученных фрезерова
нием досок толщиной /д = 40 мм и шириной Вд = 100, 125, 
150, 175 или 200 мм. Пояса -  симметричные высотой = 
= В д  -Афрез, где Лфрез =10 ММ при В д  < 150 мм и
Дфрез =10... 15 мм при Вд > 150 мм. Для верхнего пояса приме
няют древесину 2 сорта, для нижнего -  2 или 1 сорта.
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Стенки изготавливают из березовой или лиственничной 
фанеры марки ФСФ сорта не ниже соответственно ШЛУ или 
1Пх/1Ух толщиной 8, 9, 10 или 12 мм. Направление волокон 
наружных слоев фанеры -  вдоль длины балки. Стык листов 
фанеры -  «на ус» или на зубчатый шип.

Ширина балки с учетом опирания на нее панелей покрытия 
-  не менее 130 мм (минимальная площадка опирания панели -  
55 мм, плюс зазор 20 мм между панелями).

Для обеспечения устойчивости фанерных стенок в месте 
стыка фанерных листов размещают ребра жесткости шириной 
100 мм из фрезерованных по толщине досок толщиной 33 мм 
или брусчатые. Опорные ребра -  спаренные шириной 
2x100 мм. В опорных панелях рекомендуемый шаг ребер не 
более высоты стенки между поясами, но не менее половины 
шага остальных ребер.

Для уменьшения внутренних напряжений в клеевых швах, 
соединяющих пояса со стенками, в слоях, примыкающих к 
стенкам, при высоте пояса свыше 100 мм устраивают пропилы 
по всей длине толщиной 5 мм и глубиной 30 мм.

2.2.2. Основные положения расчета балок

Назначаются предварительные размеры поперечного сече
ния балки из условия прочности нижнего пояса на растяжение 
(площадь поясов) и устойчивости стенок в опорной панели 
(толщина фанерных стенок).

Требуемая площадь сечения пояса

Л

где I усилие растяжения в нижнем поясе от
изгибающего момента 

36

в сечении на расстоянии х от



опоры с максимальным нормальным напряжением. 
X = + у = К -1б)- к  ^  К  ~ высота сече
ния балки между центрами поясов соответственно в опорном 
сечении и сечении л:.

Толщина фанерной стенки

Проверяется принятое сечение.
1. По нормальным напряжениям в поясах в сечении на рас

стоянии X от опоры:
Устойчивость верхнего сжатого пояса

М.

Прочность нижнего растянутого пояса

^ 1.0.11 ~  ~ ' т̂ай  ̂Уп ’/  '̂ 'е/.др.х

где изгибающий момент в сечении х;
момент сопротивления сечения, приведенный к 

древесине пояса;
коэффициент продольного изгиба верхнего пояса из 

плоскости балки, определяемый как для центрально сжатого 
элемента при гибкости Л = 1^И на участке длиной, равной 
ширине или шагу ограждающих конструкций покрытия (пане
ли или прогона).

2. По сдвигающим напряжениям в фанерных стенках в 
опорном сечении:

Напряжения скалывания по швам между поясами и стенками
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V -Р / Р /
14 п ^ л о т '  -^р.пот/ <  /  Ь- ^^  ^  и д ^ ) л о т  р-потур̂V.О.с̂ ~

Напряжения среза

К -8^
рV9̂.{̂ /т .^Г'Л ~ ‘̂ У.90.д

■^е/.фан ‘

где -  расчетная поперечная сила;

§п ■ Кпот 18р,„„„, -  приведенные к фанере статиче
ские моменты соответственно пояса и половины сечения от
носительно нейтральной оси;

4/.фан “  приведенный к фанере момент инерции сечения от
носительно нейтральной оси;

п, количество вертикальных швов стенок с поясами и 
высота пояса;

-  сумма толщин фанерных стенок.
3. По главным растягивающим напряжения в фанерных 

стенках в месте первого от опоры стыка на расстоянии Х] = 4

^р 1 .а .а  ~  Щ  У 2  ] '*' “ / р 1.а.а ■ ■ ^ т о й ^ Т п  ’

где и -  нормальные и касательные напряжения в фа
нерной стенке на уровне внутренней кромки поясов;

кр -  коэффициент, учитывающий снижение прочности фа
неры, состыкованной на «ус»;

а -  угол, определяемый из зависимости Шп1 а = 2 ■ / сг^,
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4. На устойчивость фанерной стенки на действие касатель
ных и нормальных напряжений в середине опорной панели (на 
расстоянии ДГ2 = /о / 2 при условии > 5®) и в сечении
X с максимальным напряжением изгиба

<1,

где V̂ -  коэффициенты для критических напряжений, 
определяемые по графикам.

5. По прогибам

и =— *̂ 0/

где 1/, = 5/384■ ■ /;. /[(я„ ■ / ,  + Е , ■ -  прогиб балки
постоянной высоты без учета деформаций сдвига;

я к^ -  коэффициенты, учитывающие влияние соответ
ственно переменности высоты сечения и деформаций сдвига 
от поперечной силы.

2.3. Примеры расчета балок

2.3.1. Пример расчета клеефанерной двускатной балки 
с плоскими стенками

Подобрать сечение клеефанерной балки (см. рис. 2.2) по 
следующим данным; пролет /б = 14,7 м; равномерно распре
деленная нагрузка (постоянная, включая собственную массу 
балки, и снеговая): нормативная = 7,0 кН/м, расчетная =
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=10,0 кН/м. Уклон верхней грани I = 0,05. Материал: поясов -  
сосна или ель: верхнего -  2 сорта, нижнего -  1 сорта; стенок -  
фанера березовая марки ФСФ сорта не ниже Ш/1У. Класс ус
ловий эксплуатации -  2. Класс ответственности здания -  II.

♦ Назначаем предварительные размеры поперечного сече
ния балки. Сечение -  коробчатое. Высота сечения к = 1350 мм 
находится в пределах (1/12...1/10)7в, ко = к -  Иъ / 2 = 1350 — 
-  0,05 7350 = 983 мм. Направление волокон наружных слоев
фанеры -  вдоль длины балки. Стык листов фанеры -  на «ус». 
Слои клеедощатых поясов 5 ^ к^ = ЪЪ х 165 мм получены 
фрезерованием досок 40 х 175 мм.

Требуемая площадь сечения поясов

А""ф / -Г • к  /у = 263,3-10'^/13,3 = 0,0176 м^

где //г' = 263,6 / 1,127 = 233,6 кН -  усилие растя
жения в нижнем поясе от изгибающего момента в сече
нии на расстоянии х  от опоры с максимальным нормальным 
напряжением.
^ = 1л/г •(! + / )  - г \-1б = [71Д1х (1 + 1,11) -1,1 \\х  14,7 = 6,18 м. 

у = /г У ( / - /^  = 818 / (0,05 х 14700) = 1,11.
М ,,,= 0,5 -д ,-х-{ 1̂ - х )  = 0,5 х ю,0 х 6,18 х (14,7 -  6,18) = 
= 263,3 кН-м. к, = ко + I ■ х  = 9Ю + 0,05 х 6180 = 1292 мм.

= 9 8 3 -  165 = 818 мм. к[ = /г„ = 1292 -  165 =
= 1127 мм;

Уп~ 12 X 1,05 / 0,95 = 13,3 МПа -  расчетное со
противление древесины растяжению с коэффициентами. 

= 12 МПа. 1,05. у„ = 0,95.
Принимаем площадь сечения поясов из четырех слоев. То

гда Лзир = 4 X 3,3 X 16,5 = 217,8 см^ (> 176 см^).
Толщина фанерной стенки
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<5ф 2 ко / 50 = 818/50 = 16,4 мм. Принимаем = 9 мм.
Ширина балки Ь = 4 - 2-<5ф = 4 х 3,3 + 2 х 0,9 = 15 см 

(> 13 см).
В слоях, примыкающих к стенкам, предусматриваем про

пилы толщиной и глубиной /пр ^ п̂р = 5 X 30 мм.
Проверяем принятое сечение.
♦ По нормальным напряжениям в поясах в сечении на рас

стоянии л: от опоры:
Устойчивость верхнего сжатого пояса

' с.о.а = 263,3-Ю'" / (0,904 X 2358М0'®) =

=12,4М Па< / , , , , - к ^ - к , / г = 1 6 ,6 М П а ,

где момент сопротивления сечения, приведенный к

древесине пояса. = 2 х 1523310 / 129,2 =

= 23581см'. + 1374001 +
+ 323503 X 3000/6500 = 1523310см-.
41пг.==4.ир.-4„р.=4-^-[А,'-{А,-2-/г„)']/12-2.2-/„р-й„р.(А;/2)' =«.зирдг
= 4 X 3,3 X [129,2' -  (129,2 -  2 х 16,5)'] / 12 -  2 х 2 х 0,5 х 3,0 х

(112,7 / 2у 1393053 19052 = 1374001 см^
1 = 2 -5 ^ - /г '/1 2 = 2 х 0 ,9 х  129,2'/ 12 = 323503 см^ст.дг ф л  ̂ ^

= 2 5 0 -/^ ,о,  = 250 х12 = 3000МПа. .Ео_= 6500МПа;

-  коэффициент продольного изгиба верхнего пояса из
плоскости балки. 4  ̂= 1 -  0,8-(2 / 100)' = 1 -  0,8 х (34,6 /100)' =
= 0,904. 1 = / / = 5п / (0,289-6) = 150 / (0,289 х 15,0) = 34,6,
где 5п = 1,5 м -  ширина панели покрытия или шаг прогонов. 
6 = 15 см -  ширина балки;
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/ с о , . -^6/ у « = 15 X 1,05 X 1,0 / 0,95 = 16,6 М П а-рас- 
четное сопротивление древесины сжатию вдоль волокон с ко
эффициентами.

Недонапряжение (16,6 -  12,4) х ЮО / 16,6 = 25,3 %. 
Прочность нижнего растянутого пояса

о- - ^ 0-̂ Г 263,3-10'^/2358М0'®= 11,2 МПа <
(1 .^ лр .х

МПа,

гда /юс1 ' ̂ той 1Уп = 12 X 1,05 / 0,95 = 13,3 МПа -  расчетное со
противление древесины растяжению вдоль волокон с коэффи
циентами.

Недонапряжение (13,3 -  11,2) х 100 / 13,3 = 15,8 %.
♦ По сдвигающим напряжениям в фанерных стенках в 

опорном сечении:
Напряжения скалывания по швам между поясами и стенками

. ■^О.ий/я ^ ^ р .п о т у

■^е/.фан.О '  ^
73,5-Ю'

X 1806М0-° / (1720943-10'* х 2 х 0,165) = 0,23 МПа < 
=0,88 МПа,

где ’/д /2  = 10,0 х 14,7 / 2 = 73,5 кН -  расчетная попе
речная сила;

•̂ п • Ео,„„„ / = (4 • <5 • -  2 • • Л„р )• /^ / 2 • =
= (4 X 3,3x16,5-2 X 0,5 X 3,0) х 81,8 / 2 х 6500 /3000 =18061 см  ̂
-  приведенный к фанере статический момент пояса;

I  =7 ■Е I Е■^с/.фан.О ■‘ п.тГ.О "^О.пот '  ^р.тют + /„о = 728522 X 6500 / 3000 +
+ 142479 = 1720943 см -  приведенный к фанере момент 
инерции сечения.
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-̂ п.тг.0 -^ппро~'К 2-/г„)]/12 2‘2-?^ -(/!^ /2)̂  =
= 4 X 3,3 X [98,3  ̂-  (98,3 -  2 х 16,5) ]̂ / 12 -  2 х 2 х о,5 х 3,0 х 
X (81,8/2)^=738559 -  10037 = 728522 см  ̂ /„<, =2-д\-11^^\2 =

= 2 X 0,9 X 98,3  ̂/ 12 = 142479 см^
п = 2 -  количество вертикальных швов стенок с поясами; 

-Кой IУ г, = 0>8 X 1,05 / 0,95 = 0,88 МПа -  расчетное со
противление фанеры скалыванию в плоскости листа с коэф
фициентами.

Недонапряжение (0,88 -  0,23) х ЮО / 0,88 = 73,9 %. 
Напряжения среза

_^  ^̂е̂.фан.О у
* ̂ .фан.«■Е4

= 73,5'10’=х21475-10''
Ф

/(1720943-Ю * X 2 х 0,009) = 5,2 МПа 6,6 МПа,

где фа,̂ о — / Е ^ ^ Л -Е ^ —Е^-Е, ,!Е„' О п о т ' ~

-  18061 -I- 2 X 0,9 X 98,3  ̂/ 12 = 21035 см’ -  приведенный к фа
нере статический момент половины сечения относительно 
нейтральной оси;

-  сумма толщин фанерных стенок;
/ р V . 9о .с ^  ■ 6,0 X 1,05 / 0,95 = 6,6 МПа -  расчетное со

противление фанеры срезу перпендикулярно плоскости листа 
с коэффициентами.

Недонапряжение (6,6 -  5,2) х 100 / 6,6 = 21,2 %.
♦ По главным растягивающим напряжениям в фанерных 

стенках в месте первого от опоры стыка на расстоянии х\ -  
= 1о ~ 1,05 м. /г̂ , =к^ +/-Х1= 983 + 0,05 х Ю50 = 1036 мм. 
/<,=Л^1-/г„= 1036- 165 = 871 мм.
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= <̂сх /2  + = 1,30/2 + д/(1,30/2У +3,88^
= 4,6 МПа > а / ;г„ = 4,2 МПа,

где 71,7-10-' / 55342-10-° = 1,30 МПа -
нормальные напряжения в фанерной стенке на уровне внут
ренней кромки поясов. М  ^ = 0,5 ■ • (^б ~ ) ~
= 0,5 X 10,0 X 1,05 X (14,7 -  1,05) = 71,7 кН-м. 
^/.фан,н 2 X 1953560-10-^ / (103,6 -  2 х

X 16,5) = 55342 см'.
= 824663 X 6500 / 3000 + 166790

—

Т = /  •'Р' IК  + /  =-*̂ .фан.х1 •*п.шГ.х1 ~̂0.пот  ̂ р̂.пот "̂̂ ст-х!
1953560 см \

= 4 X 3,3 X [103,6' -  (103,6 -  2 X 16,5)'] / 12 -  2 х 2 х 0,5 х 3,0 х 
X (87,81 / 2)^ = 836043 -  11380 = 824663 см^ 

= 2-^ф •Л^У12= 2 X 0,9 X 103,6' / 12 = 166790 см^;

’̂ст е̂/фаял1 = «3,0-10-’ X 21652-10^ /
/ (1953560-10"^ X 2 X 0,009) = 3,88 МПа -  касательные напря
жения в фанерной стенке. • (/^ / 2 -  x^)/(^в / 2 )=
= 73,5 X (7,35-1,05)7 7,35 = 63,0 кН.
^  е/  .фан ,х1 /Е  + 8  =О.пот р.пот ст.

= {А-5-к-1-1 -к )-{к,-Н]/2-Е^ /Е  + 2 -д .-к -{ к ,-к ) /2  =\  п ^  *̂ пр '*пр/ V п /  О.пот р.пот ф п \  х1 п } ' ^

= (4 X 3,3 X 16,5 - 2  X 0,5 X 3) X 87,1 / 2 х 6500 / 3000 +2 х 0,9 х 
X 16,5 X 87,1 /2  =21562 см';

Лл... -Л. = 4,7 X 0,8 X 1,05 / 0,95 = 4,2 МПа.

= 4,7 МПа при а = 40,25° [1, прилож. Б]. 1ап2-о = 2Гс;;,/сг ;̂„ - 
= 2 X 3,88 / 1,30 = 5,969. А;̂ = 0,8.

Главные растягивающие напряжения в фанерных стенках 
превышают расчетное сопротивление, потому увеличиваем 
толпщну фанерных стенок до <5ф = 10 мм. При такой толщине
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Проверка по главным растягивающим напряжениям в фа
нерных стенках в месте максимальных нормальных напряже
ний на расстоянии х = 6,18 м от опоры выполняется анало
гично.

♦ На устойчивость фанерной стенки на действие касатель
ных и нормальных напряжений в середине опорной панели (на 
расстоянии Х2 = /о / 2 = 525 мм), так как = 679 / 10 =

= 67,9 > 50). К 2 = К  + /-Х2= 983 + 0,05 х 525 = 1009 мм. 
К  ,а = /г,2 -  2 ■ /г„ = 1009 -  2 X 165 = 679 мм.

/2  + ̂ {(7„/2У+т1 = 1,28/2 + д/^28/2)^ +3,47^ =
= 4,2 МПа = ,  • А:̂ , • !у„ = 4,2 МПа, где а = 39,8°.

сг„

X (100 X 0,01 / 0,679)^] + 3,88 / [2,8 х (ЮО х 0,01 / 0,679)^] =
= 0,66< 1,

где бг„ = ^а.х1  ̂̂ е/.фан.;с1= 37,2-Ю'^ / 55181-10'^
нормальные напряжения

0,67 МПа -  
фанерной стенке.

-(/н-Х 2)= 0,5 X 10,0 X 0,525 х (14,7 -  0,525) =

= 37,2 кН-м. = 2 -4 ^ з //7_2 -  2 X 1873377-10-' /

 ̂67,9 — 55181 см . ^е/4т.х2 ~ ^п.&Щ!.х2 ■ ^О.тт  ̂ р̂.пот с̂т.дг2 “
= 785617 X 6500 / 3000 + 171207 = 1873377 см \ 
^..,хг= ^-3 -[К г-{К г-2 -К У \П 2=  4 X 3,3 X [100,9^ -  (100,9 -  
- 2 х  16,5)^] / 12 = 785617 см^ 4 , ,  =2-5^ •/г^\/12= 2 х 1,0 х

X 100,9^ 12 = 171207 см^;
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= б8,25-10'> X 21307-10^ /
/ (1873377-10'* х 2 х 0,01) = 3,88 МПа -  касательные напряже
ния в фанерной стенке. -  ! 2)= 73,5 х х
(7,35 -  0,525) / 7,35 = 68,25 кН.

^ е /  .^йн ,х2 ”  *^п  * ^О.пот  ̂ ^  р.пот ^  ст “

= 4 ,5-/1. ( А .,-А „ ) /2 - г .„ . / г ,_ + 2 -< 5 ^ - А ..(А .,-Л .) /2  =
= 4 X 3,3 X 16,5 X 84,4/2 х 6500/3000 + 2 х 0,9 х 16,5 х 84,4 /2 = 
= 21307 см^

= 17 при ^  = = 1050 / 679 = 1,55 и = 2,8
при у = 1̂ 1И̂  =1050 / 679 = 1,55 {И̂  = Ь„, если /о > к„.х2) -  
коэффициенты для критических напряжений, определяемые 
по графикам [1, прилож. Б].

Устойчивость фанерных стенок обеспечена.
♦ По прогибам от полной нормативной нагрузки

м = ̂  .[1+у^^.(/г//^]= 23,5 / 0,619 х [1 + (1350 / 14700)^] = 

= 62,4 мм < /и = /б /150 = 14700 / 150 = 98,0 мм,

где и,=5IЪ гА■^,■^^I^Е ,^I^+ Е^■I„)■к^^I^„У  5 / 384 х
х7,0-10'^х 14,7'^ [(8500 X 1539084-10'^ + 9000 х 369056-10‘̂  
X 1,05 / 0,95] = 0,0235 м -  прогиб балки постоянной высоты 
без учета деформаций сдвига. /„ =4-^-[й^-(/2- 2-/2„У]/12 = 
= 4 X 3,3 X [135  ̂ -  (135 -  2 х 16,5) ]̂ / 12 = 1539084 см^ 
4  =2-^Ф-/2̂ 12 =2  X 1,0х 135^/ 12 = 369056 см'*;

4 = 0 ,1 5  + 0,85-/? = 0,15 + 0,85 х 983 / 1350 = 0,619 и 
= 15,4 + 3,8-/? = 15,4 + 3,8 х 983 / 1350 = 18,17 -коэффици

енты, учитывающие влияние переменности высоты сечения и 
деформаций сдвига от поперечной силы;

4  =8500 МПа; 4  = 9000 МПа.
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Запас по прогибам (98,0 -  62,4) х 100 / 98,0 = 36,3%.
Оставляем принятое сечение с фанерными стенками тол

щиной 10 мм.
Прогиб по эстетико-психологичным требованиям опреде

ляется аналогично.

2.3.2. Пример расчета дощатоклееной двускатной 
трапециевидной балки

Подобрать сечение дощатоклееной двускатной трапецие
видной балки покрытия прямоугольного сечения пролетом 
1= 17,7 м с уклоном ската 1§ а  = 0,05 {а = 2,86°) под утеплен
ную кровлю из панелей покрытия шириной Вр=1,5 м (рис. 2.3) 
под вертикальнуто равномерную нагрузку: постоянную от по
крытия, включая собственную массу балки, и кратковремен
ную от снега -  нормативную = 3 + 3,6 = 6,6 кН/м и рас
четную + = 3,5 + 6 -  9,5 кН/м . Материал доски -  пихта 2
сорта. Класс эксплуатации конструкций -  2. Класс ответст
венности зданий -  II.

13
1_Ь̂

1 1 и  М  Г ( ; 1 , М  И  М  I 1 П  ;1к
_________ __________ м_____________

Рис. 2.3. Двускатная дощатоклееная балка (а); расчетная схема балки (б)

Наименьшую ширину сечения балки определяем из усло
вия смятия на опоре. В данном примере для склеивания балки
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принимаем доски 200 х 40 мм (табл. П1). Тогда толщина слоев 
с учетом фрезерования пластей перед склеиванием 

= 4 0 -7  = 33 мм (7 мм -  припуск на фрезерование пластей с 
обеих сторон), а ширина балки -Ъ  = 200 -  20=180 мм (20 мм -  
припуск на фрезерование пластей клееного блока с обеих сто
рон после запрессовки). Слои по высоте сечения располагают
ся параллельно нижней кромке балки.

Высоту сечения балки на опоре определяем из условия 
прочности при сдвиге

— IV.! .̂Лx^то^^З  ̂Уп >

ГД6  ̂ ‘ зир (̂-̂ О.зир̂ ) ■
Для прямоугольного сечения статический момент полови

ны сечения и момент инерции сечения относительно ней
тральной оси определяют из выражений соответственно 
5озир и =Ъ}^1\2 , после подстановки, которых в
формулу напряжений скалывания и последующего преобразо
вания находим требуемую высоту опорного сечения

______________  1,5x84,1-10-
Ь/улАКоз^з/У. 0,18x1,33

• = 0,527 м ,

где -  поперечная сила. Д, = + ̂ ^)/ / 2 = 9,5 х 17,7 / 2 =
= 84,1 кН;

Л оА^т Аз^У п ~ расчетное скалывающее напряжение 
вдоль волокон древесины с коэффициентами.

""1=5x0,8x1,05x1/0,95 = 1,33 М Па;
Лом= 1,5 МПа; = 0,8; = 1,05; кз= 1,0; = 0,95.

Тогда требуемая высота сечения в середине пролета 
Н>Н^+ и§а  / 2 = 0,527 +17,7 X 0,05 / 2 = 0,969 м .
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Принимаем предварительно И -  Ъвд = 36 х 33 = 1190 мм (36 
слоев толщиной 33 мм) > 969 мм. Отношение находится в ре
комендуемых пределах тах/г/^> = 5...7 . Высота сечения на 
опоре

Ло = -/•Г я « /2  = 1190-17700х0,05/2 = 748мм.
Проверяем прочность двускатной балки принимаемого се

чения по нормальным напряжениям при изгибе в расчетном 
сечении / , = / •  Ло/(2/г) = 17,7х 0,748/(2х 1,19) = 5,56 м <

< 1/2 = 8,85 м .
Высота балки в расчетном сечении // 
й, =Йо+А' /^^  = 248 + 560х О,05 = 1026мм.

Прочность по нормальным напряжениям в расчетном сече
нии // для двух случаев при угле ската а  < 10®:

а) в крайних волокнах растянутой нижней кромки, парал
лельных поверхности

М,-(1 + % ^о ') 320,6-10'^-(1 + 4x0,05 ') _
^т.с1 ~ ' 31580-10 -6

= 10,3 МПа < = 11,3 МПа,
Г„

где М/ -  расчетный изгибающий момент в сечении //.
М, = 0,5 - /, + д,){1 -  /,) = 0,5 X 5,56 х 9,5 х (17,7 -  5,56) =
= 320,6 кН-м;

-  момент сопротивления расчетного сечения к].
\У, /6  = 0,18x1,026' /6  = 31580-10-^м';

/т ^ р а с ч е т н о е  сопротивление изгибу воло
кон, параллельных поверхности.

//„  = 15 X 0,8 X 1,05 х 1 х 0,85 / 0,95 = 11,3 МПа;

/т,с1 = 15 МПа; кн = 0,85 ;
б) в крайних волокнах сжатой верхней кромки, направлен

ных под углом а  к скату
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’ с.а.Л
• (1 -  320,6 • 10“  ̂• (1" 4 х 0,05^)

х\ 31580-10'

= 10,1 МПа < 1Уп =10^4 МПа,

/са.Лх^той^б^к ^Уп~ расчетноб сопротивление сжатия воло
кон, расположенных под углом а  к поверхности, с коэффи
циентами. /у„ = 13,9 X 0,8 х 1,05 х 1 х 0,85/0,95 =
= 10,4 МПа;

“ 15-зт^ 2,86°/1,8+ 005^2,86° ~
=  13,9 МПа; / ,  = 15 МПа; / , 5о.<, = 1,8 МПа.

Проверяем прогиб балки в середине пролета, исходя из эс
тетико-психологических требований от постоянной нагрузки в 
предположении, что балка открыта для обзора.

Расчетный прогиб балки

= 0,027 /0,684 X [1 +17,79 х (1,19 /17,7)^ ] = 0,043 м , 
где 1/о -  прогиб балки постоянного сечения без учета дефор
маций сдвига.

Щ = 5 / З М § /  /(^о^х^шос!/Гп1с1) =

= 5 / 3 84 X 3 • 10"^ X17,7̂  ̂/(0,57 • 10̂  ̂х 252773 9 -10~^) = 0,027 м 
1  ̂= г. ЬИ^П2 = 0,18 X 1,19' /12 = 2527739 ■ 10'*м'

Модуль упругости вдоль волокон с коэффициентами 
Ео-к,- к^^ !у„ = 0,85 • 10̂  • 0,8х 0,08/0,95 = 0,57 • 10̂  МПа 

=0,85-10^ МПа.
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ки1, ку -  коэффициенты, учитывающие влияние соответст
венно переменности высоты сечения и деформаций сдвига от 
поперечной силы.

= ОД 5 + 0,85 • = ОД 5 + 0,85 • йо / А = 0,15 + 0,85 х 0,748 /1,19 = 0,684; 

А:, = 15,4 + 3,8 • /? = 15,4 + 3,8 • Ло /  й = 15,4 + 3,8 х 0,748/1,19 = 17,79. 
Строительный подъем не должен превышать

//300 = 17,7/300 = 0,059 м.
Предельный прогиб исходя из эстетико-психологических 

требований
/„ = //250 = 17,7/250 = 0,071 м.
Так как расчетный прогиб балки = 43 мм меньше 

строительного подъема 59 мм и предельного прогиба 71 мм, 
то сечение балки удовлетворяет жесткости.

В предположении, что прикрепленные к верхней кромке 
балки панели покрытий шириной 1,5 м подкрепляет ее из 
плоскости изгиба, то считаем, что имеет место постоянное 
подкрепление сжатой кромки и проверку балки на устойчи
вость плоской формы деформирования не производим.

Оставляем принятое сечение балки.

3. КОЛОННЫ ДВУХШАРНИРНЫХ РАМ

По виду материала колонны могут быть цельнобрусчатыми, 
составными брусчатыми (без прокладок и с прокладками) с 
соединением на болтах (шпильках), клеедощатыми постоян
ной или переменной высоты сечения. Поперечное сечение -  
прямоугольное.

ЗЛ. Статический расчет колонн поперечной рамы

На защемленные в основании колонны в плоскости рамы 
(при отсутствии грузоподъемного оборудования) действуют
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нагрузки: вертикальная -  постоянная от покрытия, собствен
ной массы колонн, стенового ограждения (при навесных сте
нах) и временная снеговая, горизонтальная -  временная вет
ровая от действия на колонны и вертикальную часть ригехш.

Расчетная схема колонн в плоскости рамы и из плоскости 
представлена на рис. 3.1.

о )  б )

V,, , Ха Х а .

Га

Vа;
Га!

тш

Рис. 3.1 Расчетная схема колонн рамы; 
а -  в плоскости рамы; б -  из плоскости рамы

Поперечная рама представляет собой статически неопреде
лимую систему с одним неизвестным горизонтальным усили
ем в ригеле : от ветровой нагрузки и стенового ог
раждения (для навесных стен) х± „ .

:с̂ .вех = 3 • я  • (м-̂ ! -  ̂ .с) /16 + п  - / 2;
х̂ .ст = 9 ‘ М̂ .ст / (8Я),

где погонные горизонтальные ветровые нагрузки на
колонну со стороны напора и отсоса;
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^(П -  сосредоточенные горизонтальные ветровые на
грузки со стороны напора и отсоса, действующие на верти
кальную часть ригеля, приложенные на уровне верха колонн;

М/сг -  изгибающий момент от навесного стенового ограж
дения, приложенного с эксцентриситетом е.

Расчетная продольная сила

^сй ~~ .̂покр * Р(1,ст 0,5 ■ С̂/̂ кол. Р(/.сн ’

где /̂ дпокр -  нагрузка от покрытия;
Ра.ст -  нагрузка от навесного стенового ограждения;
Оа.коп -  собственная масса колонны;
/м.сн -  снеговая нагрузка;
^2 -  коэффициент сочетания, учитывающий действие двух 

временных нагрузок (снеговой и ветровой).
Расчетный изгибающий момент в основании колонны (мак

симальный со стороны давления или отсоса ветра)

М (1 ~  Л/(/ вр ■ Ц/2 ^ пост 5

где М/.вр, М/.пост -  изгибающие моменты соответственно от 
временной (ветровой) и постоянной нагрузок.

Расчетная схема из плоскости рамы (рис. 3.1, в) -  централь
но-сжатый щарнирно-закрепленный по концам элемент с рас
четной продольной силой

~ Рн.поу̂ р 0̂ 5 ■ Р 0,5 ■ С(/̂ кол. Р »

3.2. Основные положения расчета колонн

Минимальное поперечное сечение колонн подбирается из 
условия предельной гибкости;

-  в плоскости рамы.
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Для цельнобрусчатых и клеедощатых колонн постоянного 
сечения гибкость

1(1.у ! — ■Лтах »

Для клеедощатых колонн переменной высоты сечения гиб
кость определяют для сечения с максимальными размерами,
при этом умножается на коэффициент .^к^.

Для составных брусчатых колонн приведенная гибкость

^е/ -  ^  « < Яд,

где Ду -  гибкость всего элемента относительно оси у  без учета 

податливости при расчетной длине /а у =/̂ оу • Н  = 2,2);
Я ,- гибкость отдельной ветви относительно собственной 

оси, параллельной у  при расчетной длине /1 (/] -  шаг болтов 
по длине колонны); -  коэффициент приведения гибкости; 

т̂ах “  предельная гибкость;
Яд -  гибкость отдельных ветвей при расчетной длине ^.

-  из плоскости рамы.
Г ибкость

А ~ ! 1х — ■̂ тах ?

Г'Де их=Мох-Н
Расчет на прочность в плоскости рамы

с̂.ОМ ~
N М .

______.-I_____

А к -IV уЛ п Г  "'т.с " ( /  / я
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где -  площадь поперечного сечения нетто; -  расчет
ный момент сопротивления поперечного сечения. Для состав
ных брусчатых колонн ■ к^, где момент сопро
тивления сечения нетто, -  коэффициент, учитывающий 
податливость связей. Для остальных колонн ;

к^^ -  коэффициент, }щитывающий дополнительный мо
мент от продольной силы вследствие прогиба элемента. к„,с = 
= 1 -  / (кс.у ■ ^ 5ир • /с.ом ■ / Ул)- Коэффициент продольного
изгиба при любом значении гибкости определяется из выра
жения кс,у = 3000/ я / .  Для клеедощатых колонн переменной 
высоты сечения , а коэффициент к^^ следует ум
ножать на коэффициент к^^;

к̂  -  коэффициенты условий работы;
-  коэффициент надежности по назначению, зависящий 

от класса ответственности здания.
Расчет на устойчивость из плоскости рамы

с̂.ОМ ~
N .— ■‘VI

• д С.ОМ Гп ’

где к^^- коэффициент продольного изгиба из плоскости ра- 

мы. к^^ = 3000 / при = 70, = 1 -  0,8 • (Я / 100)^
при Яд < Яге1 =70.

Для клеедощатых колонн переменной высоты сечения 
Лир ~ Лпж ’ ^ коэффициент к  ̂̂  следует умножать на коэффи
циент к̂ ,„.

Расчет на устойчивость плоской формы деформирования

N .
Ки-Лир-/с.ом-^ЛГ„

м .
< 1,
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где  ̂ -  коэффициент продольного изгиба из плоскости де
формирования для участка элемента длиной между закре
плениями сжатой кромки от потери устойчивости, определяе
мый при любом значении гибкости из выражения ^сгх = 
= 3000/Ях^;

коэффициент устойчивости изгибаемого элемента.
Ш- Ъ ^ - к ^ Ц 1̂ -НУ,

п -  показатель степени, учитывающий отсутствие или на
личие закреплений из плоскости деформирования со стороны 
растянутой кромки.

При наличии в элементе на участке закреплений из 
плоскости деформирования со стороны растянутой кромки
коэффициент к̂с1.дг следует умножать на коэффициент к .̂̂ ,
а к̂ „̂ , -  на коэффициент к  ̂„ .

Для клеедощатых колонн переменной высоты сечения, не 
имеющрпс закреплений из плоскости по растянутой от момента 
кромке или при количестве промежуточных подкрепленных 
точек менее 4, коэффициенты к^х^а к^ ,̂ следует дополни
тельно умножать соответственно на коэффициенты к̂ ,„ и
к§.т-

Для составных колонн следует проверять устойчивость 
наиболее напряженной ветви, если расчетная длина ее превы
шает 7 толщин ветви

/ л , '■ К 1 ' /с .о .а
‘зир /  '~т.с ' зир /  Г /

где к^у- коэффициент продольного изгиба для отдельной вет

ви, определенный по расчетной длине А-
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в  составных колоннах проверяют количество срезов связей 
(болтов) в шве, которое на участке с однозначной эпюрой по
перечных сил должно удовлетворять условию

«с ^ • ( М ^ !{к„^ ■

где Ма.тж, М/тш-изгибающие моменты соответственно мак
симальный и минимальный на участке с однозначной эпюрой 
поперечных сил;

-  минимальная несущая способность одного условного 
среза связи, определяемая из условия смятия древесины в на
гельном гнезде и изгиба болта.

3.3. Примеры расчета колонн

Пример 3.3.1. Расчет составной брусчатой колонны 
без прокладок

Подобрать сечение колонны двухшарнирной рамы (см. 
рис. 3.1) по следующим данным: высота Н ~ А м ,  высота вер
тикальной части ригеля на опоре ко = 0,5 м, расчетные на
грузки -  вертикальные сосредоточенные: от покрытия ^м.покр= 
= 25 кН, от снега = 50 кН, собственная масса колонны 
Скол-1,0 кН (предварительно); горизонтальные распределен
ные: от ветра со стороны напора и отсоса = 0,58 кН/м, 
и'а2 = 0,44 кН/м. Стеновое ограждение -  навесное, нагрузка от 
него = 1,50 кН/м приложена с эксцентриситетом е = 
= 25 см. Материал колонн -  сосна или ель 2 сорта. Класс усло
вий эксплуатации -  2. Класс ответственности здания -11.

♦ Определяем предварительные размеры поперечного се
чения колонны и расставляем болты (рис. 3.2).

Минимальные размеры поперечного сечения определяем из 
условия предельной гибкости.



N

N

77 (V
71/
1

Рис. 3.2 Составная брусчатая колонна без прокладок 

Относительно оси л: (без учета податливости связей)

3 — — Мох ■ < З
^ " ■ Д “ /0,289

Откуда Ь>цох- Н /  (0,289 ■ 2п,ах) = 1 х 400 / (0,289 х 120) = 
= 11,5 см, где =1 -  коэффициент приведения расчетной 
длины относительно оси х; = 120 -  предельная гибкость.

Относительно оси у  (как составной элемент на податливых 
связях)

Предварительную высоту сечения определяем по гибкости 
всего элемента без учета податливости, принимая во вни

мание, что приведенная гибкость Д  > Л̂ . Ху = 1̂ .у / 1у ~
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= /̂ о̂ ’ • Н I  (0,289-Л) < Атах. Откуда Н > иоу ■ Н !  (0,289 - Атах) = 
= 2,2 X 400 / (0,289 х 120) = 25,4 см, где = 2,2 -  коэффици
ент приведения расчетной длины относительно оси у.

Принимаем по сортаменту Л = 12,5 см, к = 2-к\ = 2 х 17,5 = 
= 35 см (толщину ветви к\ принимают минимальной 75 мм из 
условия расстановки в ней болтов =12 мм. Л1 > 2 х 3 х  

X с?тш = 6 X 12 = 72 мм).
Принимаем болты ё  = 12 мм (обычно ё  = 12...20 мм). В 

одном сечении размещаем по 2 болта, в этом случае условия 
расстановки болтов по ширине сечения выполняются 52 + 
+ 2-5з = 3,5-й? + 2-Зй?= 9,5 х 12 = 114 мм < Л = 125 мм. По высо
те колонны размещаем 9 рядов болтов с основным щагом /1 = 
= 40 см и у торцов /т = 40 см (/т < /1), при этом /1 и /т >
> 7-й? = 8,4 см. Тогда %-1\ + 2-/т = 8 х 40 -4- 2 х 40 = Я  = 400 см.

♦ Проверяем принятое сечение на прочность в плоскости 
рамы как сжато-изгибаемый элемент на податливых связях от 
расчетных усилий:

N(1 — Р[/.покр 0,5 - 5^ст 0,5 - Сгл.коп Рл.сн X у/2 — 25 + 0,5 х 
X 1,5 X 4 + 0,5 X 1 + 50 X  0,9 = 73,5 кН;

М4 = М</.тах = 5,54 К Н -М ,

где -  максимальный изгибающий момент в колонне со
стороны напора М^х или отсоса ветра.

— Л^| вр ■ ~ ~ ' Н  / 2 + (Щл ~Х^вет) ~
-  [М/.СГ -  • Щ = [0,58 X 4  ̂ / 2+(0,29 -  0,14) х 4] х 0,9 -
-  [1,5 -  0,42] = 5,24 х 0,9 -  1,08 = 3,64 кН-м;

М(Л.ър ' У̂2 ЛТ̂ пост ' 7/ / 2 + (1^^ + Х(/вет) ’77]-̂ 2"̂
+ [М^,„ -  - Щ = [0,44 X 4  ̂/ 2 + (0,22 + 0,14) х 4] х 0,9 +
+ [1,5 -  0,42] = 4,96 X 0,9 + 1,08 = 5,54 кН-м;

Х(̂ ,ст -  горизонтальные усилия в ригеле соответствен
но от ветра и стенового ограждения.

^̂ .вет = 3 - Я  - (ГГЙ1 -  >г<й) / /16 (1Г̂ 1 -  1Т^) / 2 =
= 3 X 4 X (0,58 -  0,44) / 16 + (0,29 -  0,22) /2 = 0,14 кН. 
х</.ст = 9 - М̂ .ег / (8 - Я) = 9 X 1,5 /(8 X 4) = 0,42 кН.
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М/ст = Еа,с1 ■ е = • Я  • е = 1,5 X 4 X 0,25 = 1,5 кН-м -  из
гибающий момент от стеновых панелей. и -  сосредо
точенные горизонтальные ветровые нагрузки со стороны на
пора и отсоса, действующие на вертикальную часть ригеля.

= ^(1\ • К  = 0,58 X 0,5 = 0,29 кН; = >Га2 • /?о = 0,44 х 0,5 = 
= 0,22 кН;

щ  -  коэффициент сочетания, учитывающий действие двух 
временных нагрузок (снеговой и ветровой), щ  = 0,9.

Приведенная гибкость колонны

Л/ = д/(^я • + Л' = 1Д6х87,0 = 100,9,

где Ху -  гибкость колонны без учета податливости связей.
! А ~  = •Я/(0,289-й) = 2,2х 4/

/(0,289х0,35)=87,0;
Я, -  гибкость отдельной ветви относительно собственной 

оси при расчетной длине 1\ = 40 см. Я] =/} / /1 = /1 / (0,289 -/21). 
При 1\ = 40 см < 1к\ = 122,5 см принимают Д, = 0; 

к ^ -  коэффициент приведения гибкости.

к ,= ^\+ к ,-Ъ -Ь Л 0^-гц1{1] у п ,)  =

= 1̂̂  -I- 0,277х 0,125х 0,35 • 10" • 1 /(8,8  ̂х 4,5) = 1,16.

При с/ = 12 мм (< / 7 = 175 / 7 = 25 мм) коэффициент по
датливости соединения кк = I / (2,5 • 2/ )  = 1 / (2,5 х 1Д^) = 
= 0,277. «1 -  количество швов сдвига в элементе. «1=1; «2 -  
расчетное среднее количество связей в одном шве на 1 м эле
мента. «2 = 2 X 9 / 4 = 4,5 (2 -  количество болтов в одном сече
нии, 9 -  количество сечений с болтами на длине колонны 4 м).
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Приведенная гибкость =100,9 не должна превышать: 

предельную гибкость Л^^=120 и гибкость отдельных ветвей 
Лд при расчетной длине 1̂  ̂

= •  Я /(0,289 -/1,) = 2 ,2x4/(0 ,289 х0,175) = 174. 
Нормальные напряжения

^с.о.а ~ Чг
=: 73,5 • 10-'/35Д5 • 10-̂  + 5,54-10"' /(0,б33х 1753-10^) = 7,1 МПа< 
<Хо. =14x1,05/0,95=15,5 МПа,

где -  площадь поперечного сечения нетто. ^|пг= (/> -2  • ^) х 
X/г = (1 2 ,5 -2  X 1,2) X 35 = 353,5 см^

-  расчетный момент сопротивления поперечного сече
ния. ]V̂  = ■ К  ~ 2062 X 0,85 = 1753 см^. = (6 -  2 • ^) х
X И~ I 6 = (12,5 -  2 X 1,2) X 35^/6 =  2062 см^ -  момент сопротив
ления сечения нетто. к^,~ 0,85 -  коэффициент, учитывающий 
податливость связей;

коэффициент, учитывающий дополнительный момент 
от продольной силы вследствие прогиба элемента. 
К.С ■/сл.а-Кой 1Уп)^ 1 -  73,5-10'^(0,295 х
X 437,7-Ю''* X 15,5) = 0,633. Коэффициент продольного изгиба 
кс.у = 3000 / Ч  = 3000 / 100,9^ = 0,295. Лир = ^ ' /г = 12,5 х 35 = 
= 437,5 см^ -  площадь поперечного сечения бр>тто;

т̂ос1 =1^05- коэффициент условий работы для учета про
должительности действия нагрузок и условий эксплуатации;
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у„ = 0,95 -  коэффициент надежности по назначению (для II 
класса ответственности здания).

Недонапряжение (15,5 -  7,1) х 100 / 15,5 = 54,2 %.
♦ Проверяем принятое сечение на устойчивость из плос

кости рамы как центрально сжатый элемент без учета подат
ливости связей от расчетного продольного усилия

— /̂ (/.покр ■ /̂ Дст“̂  0̂ 5 ■ С’(/,кол ~ 25 + 0,5 х 1,5 х
X 4 + 0,5 X 1 + 50 = 78,5 кН.

У к  -Аа "  78,5-10-^(0,245х353,5-Ю-^)=9,1МПа<

<Ло,.- ^ = 1 5 ,5 М П а ,

где коэффициент продольного изгиба из плоскости ра

мы. к ,̂, = 3000 / л /  = 3000/ 110,7^ = 0,245 при ^  = и ,  / = 
= ■ Я /  (0,289 • Ь) = I X 4 / (0,289 х 0,125) = 110,7;

Ас1~А[п{= 353,5 см^.
Недонапряжение (15,5 -  9,1) х 100 / 15,5 = 41,3 %.
♦ Расчет на устойчивость плоской формы деформирования 

выполняем для колонны со стороны напора ветра, так как у 
нее потеря устойчивости сжатой кромки возможна на всей 
длине (/̂  = Я)

Я.

кс1.х к^с -̂ ир ^̂с.ОМ ш̂ой ̂  Уп
■ +

. К.С ■ Кш, ■ Кп. ■ Щщ, ■ I Уп
<1,

где кс\л -  коэффициент продольного изгиба из плоскости де
формирования для участка элемента длиной /„ = Я  между 
закреплениями сжатой кромки от потери устойчивости. кс\л = 
3000 / я /  = 3000 / 110,7^ = 0,245. кх = 1„Пх = Н1 (0,289 • Ь) = 
= 400/(0,289 X 12,5) = 110,7;
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коэффициент устойчивости изгибаемого элемента. 
• /г)=140х 12,5^x2,32/(400 х 35) = 7,25 (<1). 

ку= 2 ,32-  коэффициент, зависящий от формы эпюры изги
бающих моментов на участке = 1;

й = 2 -  для элементов при наличии закреплений из плоско
сти деформирования со стороны растян>той кромки стеновы
ми панелями шириной = 1,5 м;

При наличии в элементе на участке закреплений из 
плоскости деформирования со стороны растянутой кромки 
коэффициент  ̂ следует умножать на коэффициент -

кс\.х ' кг.с = 0,245 X 7,07 = 1,73, а к.^^- на коэффициент ^ -  
к{ш1 ■ кг.т= 1 X 1,62 = 1,62,
где к^^ = 1 + [о,75 + 0,06• (/^ / к)^ +0,6-а -1̂  / И — \ \ - / { т ^  +1) =
= 1 + [0,75 + 0,06 X (400 / 35)^ + 0,6 х 0 х 400 / 35 -  1] х2  ̂ / 
/ (2^+1)  = 7,07;

к^ „  -  1 + [0,142 ■^^к + 1,76 • Л //„,+1,4 • а  - \ \ т ^  1{т^ + 1) =
= 1 + [0,142 X 400 / 35 + 1,76 х 35 / 400 + 1,4 х 0 -  1] х2  ̂ / 
/(2^+1) =  1,62;

« = 0° -  для прямолинейных элементов; ш = 2 -  количество 
промежуточных подкрепленных точек растянутой кромки на 
участке ш = /щ / = 4 / 1,5 -  1 = 2.

Так как произведение коэффициентов к̂ у ̂  ■ к̂  ̂  > 1  и 

’ ^ г т  -  ™  устойчивость ПЛОСКОЙ формы деформирова
ния колонны обеспечена.

♦ Устойчивость наиболее напряженной ветви ко.юнны не 
проверяется, так как расчетная длина ветви /] = 50 см не пре
вышает 7 • /г, = 7 X 17,5= 122,5 см.

♦ Проверяем количество срезов связей (болтов) в шве, ко
торое на участке с однозначной эпюрой поперечных сил «

63



Н  (для колонны со стороны отсоса ветра с 
^сп.твх^'’ ~ 3,86 м) должно удовлетворять условию

(5,54-0) х
X 1914-10-® / (0,633 х 44662-10'* х 3,70)= 15,2 < Нспр =
= 2 x 9  = 18,

где Мй.тах = 5,54 кН-м, Дй.шп = о -  изгибающие моменты 
соответственно максимальный и минимальный на участке с 
однозначной эпюрой поперечных сил;

‘̂ 'зир = Ь ■ I 2 = 12,5 X 17,5  ̂ / 2 = 1914 см^ -  статический 
момент сопротивления сдвигаемой части сечения брутто от
носительно нейтральной оси;

■4ир = Ь • к^ I 12= 12,5 X 35  ̂/ 12= 44662 см"* -момент инер
ции сечения брутто относительно нейтральной оси;

~ 3,70 кН -  минимальная несущая способность одного 
условного среза связи, определяемая из условия смятия древе
сины в нагельном гнезде и изгиба болта.

„ . \/н1м/Уп-К-(^-К =

[3,5 -10  ̂/0,95 X 0,175 х 0,012 х 0,95 = 7,35кН;
= ГП1П̂ ,___

[18 • 10' / 0,95 X 0,012 X (1 + 0,624') х = 3,70 кН.

/ны  = 3,5 /„а = 18 МПа -  расчетные сопротивления
соответственно древесины смятию в нагельном гнезде и наге
ля изгибу. Коэффициент /? = 0,624; = ^„ • /?! / <7 = 0,105 х
X 17,5 / 1,2 =1,531 < ^  = 0,624 {к„ =  0,105). Коэффици
ент ка = 0,95;

«с.пр =2 X 9 =18 -  количество запроектированных срезов 
связей (болтов) в шве (по 2 болта в 9 сечениях).

Наименьшее недонапряжение при расчете на прочность в 
плоскости рамы и на устойчивость из плоскости рамы состав
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ляет 41,3% (рекомендуемое -  не более 25%), однако размеры 
сечения уменьшить невозможно, так как оно принято мини
мальным по предельной гибкости.

Прш1ер 3.3.2. Расчет составной брусчатой 
колонны с прокладками

Подобрать сечение колонны двухшарнирной рамы (см. 
рис.3.1) по данным примера 3.3.1.

♦ Определяем предварительные размеры поперечного се
чения колонны и расставляем болты (рис. 3.3).

1:
4т-

1 -

4

-V
7̂“
7^

И
и  1 1 и

Рис. 3.3 Составная брусчатая колонна с прокладками

Минимальные размеры поперечного сечения из условия 
предельной гибкости (из примера 3.3.1): относительно оси х  
(без учета податливости связей) 6 > 11,5 см, относительно оси 
у  (как составной элемент на податливых связях) к > 25,4 см.

Принимаем по сортаменту 6 = 12,5 см, к = 2-к\ + к„ = 2 'х 
X 12,5 + 12,5 = 37,5 см (толщину ветви к[ принимают мини

мальной 75 мм из условия расстановки в ней болтов
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<̂ тш“  12 ММ -  Й1 > 2 X 3-й?^= 6 X 12 = 72 мм, толщину про
кладки Лп принимают равной толщине ветви Их).

Принимаем болты <7= 16 мм (рекомендуемыей?= 12...20 мм). 
По высоте колонны размещаем 5 прокладок с основным ша
гом 5п=75 см и у торцов 5г = 50 см (^т < ̂ п), тогда 4-5'п + 2-5'т = 
= 4 х 7 5  + 2 х 5 0  = Я =  400 см. В каждой прокладке по длине 
размещаем по 2 ряда болтов с расстоянием между болтами и 
до торцов прокладки 1г = 12,5 см, тогда расстояние между ря
дами болтов в смежных прокладках 1\ = 8 ^ -  2-12 = 75 -  2 х 
X 12,5 = 50 см и у торцов 1т = 8-^- /з = 50 -  12,5 = 37,5 см, при 
этом /} , /г и 1т > 1-<1 = 11,2 см и 1т <1\. В одном сечении раз
мещаем по 1 болту, в этом случае условия расстановки болтов 
по щирине сечения выполняются -  2-5'з = 2-  3-  ( / = 6 х  16 = 
= 96 мм < Ь -  125 мм.

♦ Проверяем принятое сечение на прочность в плоскости 
рамы как сжато-изгибаемый элемент на податливых связях от 
расчетных усилий (см. пример 3.1): = 73,5 кН; =
= М̂ .тах = 5,54 кН-М.

приведенная гибкость колонны

4 /  = = 1,33 X 67,6 = 89,9,

где Ху -  гибкость колонны без учета податливости связей. 
= 1,.у Ну = Мо.у /4ир =2,2x400/^/47819/312,5 =67,6.
1у.,щ = 2 - {Ъ-Нх^ I 12 + Ъ-Их-  [{кх + к„) / 2]^} = 2 х (12,5 х 

X 12,5^ / 12 + 12,5 х 12,5 х 12,5^) = 47819 см'̂  -  момент инерции 
сечения брутто ветвей относительно нейтральной оси. 
Дцр =2 • Ь • кх =2 X 12,5 х 12,5 = 312,5 см^ -  площадь сечения 
брутто ветвей;

гибкость отдельной ветви относительно собственной 
оси при расчетной длине 1х = 50 см. Хх -1x1 гх -  1\! (0,289 • к\). 
При /1 = 50 см < 7 • кх -  87,5 см принимают = 0;
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-  коэффициент приведения гибкости.

= 7Г+ ОД 56 X 0,125 X 0,375 х 1ОЧ 2/(8,8' х 2,5) = 1,33.
При с1= 16 М.М (< /21 / 7 = 125 / 7 = 17,9 мм) коэффициент 

податливости соединения кк = \ ! (2,5 ■ ( ^ ) -  \ ! (2,5 х 1,6 )̂ = 
=0,156. й1 -  количество швов сдвига в элементе, щ = 2; иг -  
расчетное среднее количество связей в одном шве на 1 м эле
мента. И 2 = 1 ^ 5 х 2 / 4  = 2,5 ( 1 -  количество болтов в од
ном сечении, 5 -  количество прокладок, 2 -  количество сече
ний с болтами в прокладке).

Приведенная гибкость = 89,9 не должна превышать: 

предельную гибкость Х ^  = 120 и гибкость отдельных ветвей 
Яд при расчетной длине

■Н/^2-Ь-к! / { \2-2Ьк, )  = 

= Мау-Н /(0,289 ■ /г,) = 2,2 х 4/(0,289 х 0,125) = 244. 
Нормальные напряжения

<̂с.ом= ^ / а  ̂ + ^ / к  -IV, =73,5-10-' / 272,5-10-" + 5,54-10-'/

/ (0,591 X 2091-10-^) =7,2 МПа </с,о,а ' Агты / Уп= 14 х 1,05/0,95 = 
= 15,5 МПа,
г д е п л о щ а д ь  поперечного сечения нетто; Д„^=2-(6-й0-/г1=

= 2 X (12,5 -  1,6) X 12,5 = 272,5 см^;
расчетный момент сопротивления поперечного сече

ния. • к^ = 2460 X 0,85 = 2091 см'. Ж,„г = Iу.̂ п̂ I ( к / 2) =
-  46126 / (37,5/2) = 2460 см' -  момент сопротивления сечения 
нетто. 4  шг = 2 • {(Ь-(^) • к]^ / \2  + к\ ■ [(к\ + к„) / 2]'} =
= 2 X [(12,5 -  1,6) X 12,5' / 12 + (12,5 -  1,6) х 12,5 х 12,5'] =
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= 46126 см"̂ . к̂ , = 0,85 -  коэффициент, учитывающий подат
ливость связей;

коэффициент, учитывающий дополнительный момент 
от продольной силы вследствие прогиба элемента, кт.с ~ 
^  \  -  N ^ 1  { к с .у  ■ • /с .0 Д  • ^ то а  /  У п) =1 -73,5’ /  (0,371 х

X 312,5-10^ X 15,5) =  0,591. Коэффициент продольного изгиба 
кс.у = 3000 / Яе/ = 3000 / 89,9^ = 0,371;

г̂аоё =  -  коэффициент условий работы для учета про
должительности действия нагрузок и условий эксплуатации;

= 0,95 -  коэффициент надежности по назначению (для II 
класса ответственности здания).

Недонапряжение (15,5 -7,2) х ЮО / 15,5 = 53,6 %.
♦ Проверяем принятое сечение на устойчивость из плоско

сти рамы как центрально сжатый элемент без учета податли
вости связей от расчетного продольного усилия N^  ̂= 78,5 кН 
(см. пример 3.3.1).

=78,5-10‘̂ (0 ,245 х 272,5-Ю-^) =11,8М П а< 

* ^тоё ! Уп 15,5 МПй,

где кс.х -  коэффициент продольного изгиба из плоскости 
рамы, кс.:, = 3000 / 4^ = 3000 / 110,7^ = 0,245 при =
= Мох-Н/ (0,289 • 6 ) -  1 X 4/(0,289 х 0,125) = 110,7 ;

Ас1 = Ат{= 272,5
Недонапряжение (15,5 - 11,8) х ЮО / 15,5 = 23,9 %.
♦ Расчет на устойчивость плоской формы деформирования-  

смотри пример 3.3.1.
♦ Устойчивость наиболее напряженной ветви колонны не 

проверяется, так как расчетная длина ветви /] = 50 см не пре
вышает 7-/т, = 7 X 12,5 = 87,5 см.
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♦ проверяем количество срезов связей (болтов) в шве, ко
торое на участке с однозначной эпюрой поперечных сил Д , » 
« Н  (для колонны со стороны отсоса ветра с тах = 3,86 м)
должно удовлетворять условию

^ ч-с  ̂шах -й.шту -аир/ = 1,5 X (5,54 -  0) X
т̂.с ■ -'шр ■

X 1953-10'^ / (0,591 х 52897-Ю’® х 6,39) -  8,1 < Ис.„р = 2х 5 = 10,

где М;,тах = 5,54 кН'М, Ма.тт = о -  изгибающие моменты со
ответственно максимальный и минимальный на участке с од
нозначной эпюрой поперечных сил;

б'аир = Ь ' {Нх +Н„) ! 1 =  12,5 х 12,5 х 12,5 = 1953 см^ -  
статический момент сопротивления сдвигаемой части сечения 
брутто относительно нейтральной оси;

8ир 52897 см ;

= шт-!

=6,39 кН -  минимальная несущая способность одного 
условного среза связи, определяемая из условия смятия древе
сины в нагельном гнезде и изгиба болта.

\/ым1Уп-К-(^-К =

[3,5 • 1 о V 0,95 X 0,125 х 0,016 х 0,9 = 6,63 кН 

[18 • 1 оV 0,95 X 0,016^ X (1 + 0,624') х Д 9  = 6,39 кН. 

/ аы ~ 3,5 МПа, /„^ = 18 МПа -  расчетные сопротивления 
соответственно древесины смятию в нагельном гнезде и наге
ля изгибу. Коэффициент Д, = 0,624; ~ к„ • Их / й =
= 0,105 X 12,5 / 1,6 =0,820 < 0,624 { к ^=  0,105). 
Коэффициент ка = 0,9;

Испр = 2 x 5  = 10 -  количество запроектированных срезов 
связей (болтов) в шве (по 2 болта в 5 прокладках).
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Наименьшее недонапряжение при расчете на прочность в 
плоскости рамы и на устойчивость из плоскости рамы состав
ляет 23,9% (рекомендуемое -  не более 25%).

Пример 3.3.3. Расчет клеедощатой колонны 
постоянной высоты сечения

Подобрать сечение колонны двухшарнирной рамы (см. рис. 3.1) 
по следующим данным: высота Н  = 6 и ,  высота вертикальной 
части ригеля на опоре Но ~ 0,6 м, расчетные нагрузки -  верти
кальные сосредоточенные: от покрытия Т̂ .̂покр = 30 кН, от 
снега V̂.сн = 60 кН, собственная масса колонны Скол = 2,4 кН 
(предварительно); горизонтальные распределенные: от ветра 
со стороны напора и отсоса м>(Ц = 0,78 кН/м, м>01 = 0,58 кН/м. 
Стеновое ограждение -  самонесущее (опирается на цоколь). 
Материал колонн -  сосна или ель 2 сорта. Класс условий экс
плуатации -  2. Класс ответственности здания -  II.

♦ Определяем предварительные размеры поперечного се
чения колонны (рис. 3.4).

— X

т е

Рис. 3.4.Клеедошатая колонна постоянной высоты сечения
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Минимальные размеры поперечного сечения определяем из 
условия предельной гибкости.

Относительно оси х:

I4 .x / .Мо.-Н,
40,289-6)

Откуда Ь > ^ о х ' Н  / (0,289 • 1тах) -  1 ^ 600 / (0,289 х 120) = 
= 17,3 см,
где 1 “  коэффициент приведения расчетной длины отно
сительно оси д:; = 120 -  предельная гибкость.

Относительно оси у:

Л = Моу-Н
(0 ,289 -6 )-^”- '

Откуда к >^ о у - Н I (0,289 • Я„,ах) = 2,2 х 600 / (0,289 х 120) = 
= 38,1 см, где уоу = 2,2 -  коэффициент приведения расчетной 
длины относительно оси у.

Принимаем Ь -  18,5 см, й = 12 х 3,3 = 39,6 см (12 слоев 
оптимальной толщиной 33 мм). Слои сечением 33 х 185 мм 
получены из стандартных досок 40 х 200 мм фрезерованием 
по толщине до 33 мм перед склеиванием пакета и фрезерова
нием боковых поверхностей склеенного пакета до 185 мм.

♦ Проверяем принятое сечение на прочность в плоскости 
рамы как сжато-изгибаемый элемент от расчетных усилий:

— 7̂ /.покр 0,5 ■ (дс/кол Р'с1хк ■ ~ 30 + 0,5 X 2,4 + 60 х
X 0,9 = 85,2 кН;

М/ = М(/,шах ■ Щ -  15,12 X 0,9 = 13,6 кН-м, 
где М/.тах -  максимальный изгибающий момент в колонне со 
стороны напора Меп или отсоса ветра.

М л = 12 + {^л - х аУН=  0,78 х 6 ^  2 -ь (0,47 -  0,29) х
х6=15,12кН -м;
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Мо1 =̂ Vа̂  ■ Н^/2 + {м>01 + ха)-Н=  0,58 хб~ / 2 +(0,35 + 0,29) х 
X 6 = 14,28 кН-м;

-  горизонтальное усилие в ригеле от ветра. = 3 х Я  х 
X (̂ </1 -  / 16 + (1Г̂ 1 -  1Г<й) / 2 = 3 X 6 (0,78 -  0,58) / 16 +
+ (0,47 -  0,35) / 2 = 0,2 кН. и 1^2 ~ ^^о^РЗДоточенные гори
зонтальные ветровые нагрузки со стороны напора и отсоса, 
действующие на вертикальную часть ригеля, -
= 0,78 X 0,6 = 0,47 кН. = >̂</2 Л  = 0-58 х 0,6 = 0,35 кН;

щ  -  коэффициент сочетания, учитывающий действие двух 
временных нагрузок (снеговой и ветровой), щ  = 0,9. 

Нормальные напряжения

^  +^^1^ .ЦТ =85,2-10'^ / 733-Ю-^ + 13,6-Ю'^ /

/ (0,690 X 4835-Ю-^) = 5,2 МПа < /сда • к^ой / У«= 15 х 1,05 
X 1,0/0,95 = 16,6 МПа,

где = Дцр= й ■ /г = 18,5 X 39,6 = 733 см^ -  площадь попе

речного сечения нетто;
-  ^с1.$ир = 6 • /г̂  / 6 = 18,5 X 39,6^ / 6 = 4835 см^ -  расчет

ный момент сопротивления поперечного сечения;
к^ ̂ -  коэффициент, учитывающий дополнительный момент 

от продольной силы вследствие прогиба элемента. ^т.с =
=1 -  Л (/ /  ( к с у  ■ А , и р  ■ /с .о .а  • ^ т о ё  ‘ ^5 /  Уп) =  1 ~  85,2-10'^ 
/ (0,226 X 733-10'^ X 16,6) = 0,690. Коэффициент продольного
изгиба кг̂су -  3000 / я /  = 3000 / 115,3- = 0,226. Ху = ^оу ‘
/ (0,289 • Н) = 2,2 X 600 / (0,289 х 39,6) = 115,3 -  гибкость 
относительно оси у;

^шо<1~Ь05 -  коэффициент условий работы для учета про
должительности действия нагрузок и условий эксплуатации;

Я /
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=1,0 -  коэффициент, учитывающий толщину слоев эле
мента;

;к„ = 0,95 -  коэффициент надежности по назначению (для II 
класса ответственности здания).

Недонапряжение (16,6 -  5,2) х 100 / 16,6 = 68,7 %.
♦ Проверяем принятое сечение на устойчивость из плоско

сти рамы как центрально сжатый элемент от расчетного про
дольного усилия

= Ра.аощ> + 0,5 • Сгдкол + с̂/.сн =30 + 0,5 X 2,4 + 60 = 91,2 кН.

- К г {  , -  91,2-10'^ / (0,238 х ТЗЗ-Ю"') = 5,2 МПа <
с̂.х ' -̂ 4

4с .0.с1 " т̂ос1 ' 5̂  ̂Уп ~ 16,6 МПа,

где коэффициент продольного изгиба из плоскости ра
мы. кс.х = 3000 / я /  = 3000 / 112,2^ = 0,238 при ^  11, =
= ̂ 0. • Н !  (0,289 • 6) -  1 X 6 / (0,289 х 0,185) = 112,2 ;

Л = 4 „ р = 7 3 3  см1
Недонапряжение (16,6 -  5,2) х ЮО / 16,6 = 68,7 %.
♦ Расчет на устойчивость плоской формы деформирования 

выполняем для колонны со стороны напора ветра, так как у 
нее потеря устойчивости сжатой кромки возможна на всей 
длине (/̂ , = Я )

Я

К г ^  ’К .с '  Д ир '/с.О .а' ^той ̂ Уп
-Ч-

М.

' ̂ г.т ' '1пЫ Уп
<1

где коэффициент продольного изгиба из плоскости
деформирования для участка элемента длиной 1„=Н между 
закреплениями сжатой кромки от потери устойчивости. кс\х ~
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= 3000 / = 3000 / 112,2^ = 0,238 при Ах = /«/4 = Я/(0,289 • й)=
= 6/(0,289 x 0,185) = 112,2;

-  коэффициент устойчивости изгибаемого элемента. 
кш  = НО • ■ кг! (/т • Н) = 140 х [18,5^ / (600 х 39,6)] х 2,32 =
= 4,68 (<1). = 2,32 -  коэффициент, зависящий от формы
эпюры изгибающих моментов на )щастке = Н. к̂ ^̂ , = 1;

л = 2 -  для элементов при наличии закреплений из плоско
сти деформирования со стороны растянутой кромки стеновы
ми панелями шириной = 1,5 м.

При наличии в элементе на участке закреплений из 
плоскости деформирования со стороны растянутой кромки 
коэффициент следует умножать на коэффициент

^ 0Д38 X 13,17 = 3,13, а -  на коэффициент 

Кхп-к,шгК.т='^ X 2,14 = 2,14,
где кг.с = 1 + [0,75 + 0,06 • (/„, / /г)̂  + 0,6 ■ а  • /„, / й -  1] • /
/ (ш  ̂ + 1) = 1 + [0,75 + 0,06 X (600 / 39,6)^ + 0,6 х о х 600 / 
/ 39,6- 1 ] х З ^  (3 ^ 1 ) -1 3 ,1 7 ;

кг.т — 1 + [0,142 • 1т 1,76 • й / /„+ 1,4 • а -  1] • ! {п^ +
+1) =1 + [0,142 X 600 / 39,6 + 1,76 х 39,6 / 600 + 1,4 х 0 -  1] х 
X 3^/(3^+!) = 2,14;

а  = 0° -  для прямолинейных элементов; т = 3 -  количество 
промежуточных подкрепленных точек растянутой кромки на 
участке/^. = /^ /5п  = 6 / 1,5 -  1 = 3.

Так как произведение коэффициентов к^^  ̂■к,„>\ и
-к  ̂̂  > 1, то устойчивость плоской формы деформирова

ния колонны обеспечена.
Наименьшее недонапряжение при расчете на прочность в 

плоскости рамы и на устойчивость из плоскости рамы состав
ляет 68,7% (рекомендуемое -  не более 25%), однако размеры 
сечения уменьшить невозможно, так как оно принято мини
мальным по предельной гибкости.

74



4. СТОЙКИ ФАХВЕРКА 

4.1. Статический расчет стоек фахверка

На стойки фахверка перпендикулярно стеновому огражде
нию действуют нагрузки: постоянная -  вертикальная от сте
нового ограждения (при навесных стенах) и собственная масса 
стойки, и временная -  горизонтальная ветровая. Расчетная 
схема стойки фахверка представлена на рис. 4.1, а.

а)

7^

б ) Го!

тш

ТЭ

Рис. 4.1 -  Расчетная схема стойки фахверка: 
а -  перпендик>'лярно стеновому ограждению; 

б -  параллельно стеновому ограждению 
Расчетная продольная сила

0,5 • ^̂ .̂стен + 0,5 • ,

где V̂.стен -  нагрузка от навесного стенового ограждения, 
-  собственная масса стойки.
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Мс1— Л^ тах ~ ^ Л̂Дстен»

где М/.ветр = / 8, Мс/.сген ~ Я/.стеи -  изгибающие момен
ты соответственно от ветровой нагрузки со стороны напора 

и отсоса и навесного стенового ограждения ^̂ /.сген5 
приложенного с эксцентриситетом е.

Расчетная схема стойки параллельно стеновому огражде
нию (рис. 4.1, б) -  центрально-сжатый элемент с расчетной 
продольной силой Мс1= 0,5 • /̂ .стен + 0,5 • Ос1,ст.

Расчетный изгибающий момент посередине высоты стойки
(максимальный со стороны давления или отсоса ветра)

4.2. Основные положения расчета стоек фахверка

Стойки с навесным стеновым ограждением 
Минимальное поперечное сечение стоек подбирается из ус

ловия предельной гибкости перпендикулярно и параллельно 
стеновому ограждению:

X <Л Л < ;/;• —'^тах’ Лг /;• —'̂ шах’/ у  /

где • Я  -  расчетная длина стойки

(у“о,,=/“ох=1);
Л-̂ ах “  предельная гибкость.
Расчет на прочность

а. м у
с.ОМ

а
4 . , *  / К , - К  У г . ’Л,

где -  площадь поперечного сечения нетто;
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сечения;
коэффициент, учитывающий дополнительный момент 

от продольной силы вследствие прогиба элемента.
кт.с = 1 -  / {кс.у ■ А̂ ир ‘ / с .о м  ‘ к( / у„). Коэффициент продоль

ного изгиба при любом значении гибкости определяется из 
выражения кс.у = 3000 / Ху̂ ;

к. -  коэффициенты условий работы;

коэффициент надежности по назначению, зависящий
от класса ответственности здания.

Расчет на устойчивость параллельно стеновому ограждению

-  расчетный момент сопротивления поперечного

N .— а
1с . Л  —  / V  ’"'с.х /  / и

где к^^ -  коэффициент продольного изгиба из плоскости рамы. 
кс.х = 3000 / при Л^>Х^^1=Ю,кс.х = 1 -  0,8 • / 100)^ при
Я, < 4 ;  = 70.

Расчет на устойчивость плоской формы деформирования

N .

^с1,.Чир-/с.0.а-^у/Г„
• + м.

К.с-КшГКщ-1п,.а-к,1у„
<1,

где коэффициент продольного изгиба из плоскости де
формирования для участка элемента длиной между закре
плениями сжатой кромки от потери устойчивости, определяе
мый при любом значении гибкости из выражения кс.х = 3000/
/Ях';

коэффициент устойчивости изгибаемого элемента.
кш  = 140 • N  ■ к// (1„ ■ И);
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п -  показатель степени, учитывающий отсутствие или на
личие закреплений из плоскости деформирования со стороны 
растянутой кромки.

При наличии в элементе на участке закреплений из 
плоскости деформирования со стороны растянутой кромки 
коэффициент  ̂ следует умножать на коэффициент кг.с, а 

К,, -  на коэффициент к̂  ̂ .

Стойки самонесущие
При опирании стоек на цоколь собственной массой стоек 

можно пренебречь, тогда они рассчитываются на поперечный 
изгиб от ветровой нагрузки со стороны давления. Расчетный 
изгибающий момент М(/ = М ,̂впр.

Расчет на прочность

М,,
'с.О.с/ < / . - У

где IV̂  -  расчетный момент сопротивления поперечно
го сечения.

Расчет на устойчивость плоской формы деформирования

М.

где -  коэффициент устойчивости изгибаемого элемента 

для участка длиной между закреплениями сжатой кромки 
от потери устойчивости.
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Пример 4.3.1. Расчет клеедощатой стойки фахверка 
с навесным стеновым ограждением

Подобрать сечение клеедощатой стойки фахверка (см. рис. 4.1) 
по следующим данным: высота Н  -  Собственная масса 
стойки Сст = 1,2 кН (предварительно). Стеновое ограждение -  
навесное, нагрузка от него = 1,50 кН/м приложена с
эксцентриситетом е = 20 см. Расчетные горизонтальные (ус
редненные) нагрузки от ветра со стороны напора и отсоса 

-  0,65 кН/м, и'гй -  0,49 кН/м. Материал стоек ~ сосна или 
ель 2 сорта. Класс условий эксплуатации -  2. Класс ответст
венности здания -11.

♦ Определяем предварительные размеры поперечного се
чения стойки.

Минимальные размеры поперечного сечения определяем из 
условия предельной гибкости:

Относительно оси х , при этом для уменьшения ширины 
сечения стойки между ними посередине высоты вдоль торца 
здания предусматриваем один ряд горизонтальных распорок, 
тогда их = рох- Н / 2 .

4.3. Примеры расчета стоек фахверка

Ях — I,с1.х Их =
Щ х - Н ! 2 .

%2%9-Ъ
< Лпа

Откуда Ь >рох - Н/ 2  /(0,289 • Лшах)== 1 х 400 /(0,289 х 120) = 
= 11,5 см,
где 1 -  коэффициент приведения расчетной длины отно
сительно оси х; = 120 -  предельная гибкость. 

Относительно оси у
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Откуда Н>(10у- Я / (0,289 • Яшах) = 1,0 X 800 / (0,289 х 120) = 
= 23,1 см,
где !Лйу = 1,0 -  коэффициент приведения расчетной длины от
носительно оси у.

Принимаем 6 = 14,0 см, /г = 7 х 33  = 23,1 см (7 слоев оп
тимальной толщиной 33 мм). Слои сечением 33x140 мм полу
чены из стандартных досок 40x150 мм фрезерованием по 
толщине до 33 мм перед склеиванием пакета и фрезерованием 
боковых поверхностей склеенного пакета до 140 мм.

♦ Проверяем принятое сечение на прочность в плоскости, 
перпендикулярной стеновому ограждению, как сжато- 
изгибаемый элемент от расчетных усилий:

0,5 • Я(/,стен + 0,5 • Сг/,ст = 0,5 X (1,5 X 8 + 1,2) = 6,6 кН;
Ма = М/.тах = 6,32 кН-м,

где Ма,тзх -  максимальный изгибающий момент в стойке со 
стороны напора Ма\ или отсоса ветра.

— Л/<д .ветр ~ • Я  / 8 — Р({,с1 ' С — 0,65 X 8 / 8 —
-1,5 X 8 X 0,2 = 2,80 кН-м;

Маг -  Мй.ветр + Л/̂ хтен = ' Я^ / 8 + Яд.ст ■ е = 0,49 х 8̂  / 8 +
+ 1,5 X 8 X 0,2 ~ 6,32 кН-м.

Нормальные напряжения

с̂.о.а ~ К.С-К
= 6,6-10'^ / 323-Ю-  ̂ + 6,32-10'^ /

Ап{ /
/ (0,941 X 1245-10'^) = 5,6 МПа <Лом • • 8̂ / = 15 х 1,05
X 1,0/0,95 = 16,6 МПа,

где -площадь поперечного сечения н е т т о .^  к =
= 14 X 23,1 = 323 см^;

-  расчетный момент сопротивления поперечного сече
ния. = Ж,ир = /»• / 6 = 14 X 23,1^ / 6 = 1245 см^

^т.с ~ коэффициент, учитывающий дополнительный мо
мент от продольной силы вследствие прогиба элемента, кщ с ~
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— 1 ~ N(1 / (̂ с̂.у ' з̂ир ' Ус.ОМ ’ г̂аод ' 5̂ ! Уг̂  — 1 — 6,6‘10  ̂/ (0,209 X 
X 323-10“’ X 16,6) = 0,941. Коэффициент продольного изгиба 
к,У = 3000 / А/ = 3000 / 119,8^ = 0,209; = ^оу ■ Я /(0,289 • И) =
= 1 X 800/(0,289 x23,1) = 119,8;

г̂аоа“  ~ коэффициент условий работы для учета про
должительности действия нагрузок и условий эксплуатации; 

кд= 1 ,0 -  коэффициент, учитывающий толщину слоев;

/„= 0,95 -  коэффициент надежности по назначению (для II 
класса ответственности здания).

Недонапряжение (16,6 -  5,6) х ЮО /16,6 = 66,3 %.
♦ Проверяем принятое сечение на устойчивость в плоско

сти, параллельной стеновому ограждению, как центрально 
сжатый элемент от расчетного продольного усилия = 0,5 х 
^ Р'(̂ ,с̂ ен 0,5 ■ 0(1 СУ 0,^ кН.

N ./Т = ■А. 6,6-Ю'^ / (0,307 X 323-10-") = 0,7 МПа <

^  Ус.О.с! ' т̂по(1 ' ! Уп 16,6 МПа,

где коэффициент продольного изгиба в плоскости, па
раллельной стеновому ограждению. кс.х = 3000 I = 3000 / 
/ 98,9^ = 0,307 при ~ 1а.х  ̂ Щх' N 12 I (0,289 • 6) =1 х 4 / 
/(0,289 x0,14) = 98,9.

Недонапряжение (16,6 -  0,7) х ЮО /16,6 = 96,7 %.
♦ Расчет на устойчивость плоской формы деформирования 

выполняем для стойки со стороны отсоса ветра с максималь
ным значением М^, потеря устойчивости сжатой кромки ее 
возможна на половине длины {1т = Н  ! 1)
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^с1.х ' ̂ г.с ■ -̂ ир ■ ̂ сЛ А  ' ̂ той '^ 8   ̂7п
- +

+ м .
^т .с  ' ^1П51 ' ^ г .т  ' ^ ир  ' ̂ т А  ' ^той ' ^ 8  ^У п

<1,

где -  коэффициент продольного изгиба из плоскости де
формирования для участка элемента длиной /от = Я / 2  между 
закреплениями сжатой кромки от потери устойчивости. кс\л ~ 
= 3000 / 1 -̂ = 3000 / 98,9^ = 0,307. X, = = и<̂  ■ Н  I 2 I
/ (0,289 • Ь) = 400 / (0,289 х 14) = 98,9;

,̂п51~^ -  коэффициент устойчивости изгибаемого элемен
та. кш  = 140 • ■ к^1 (/„ • И) = 140 х 14̂  х 1,5 / (400 х 23,1)] =
= 4,45 (<1). к ^ - \,5  -  коэффициент, зависящий от формы

эгаоры изгибающих моментов на участке ;
п = 2 -  для элементов при наличии закреплений из плоско

сти деформирования со стороны растянутой кромки стеновы
ми панелями шириной В„= 1,5 м (прогонами с шагом 1,5 м).

При наличии в элементе на участке закреплений из 
плоскости деформирования со стороны растянутой кромки 
коэффициент  ̂ следует умножать на коэффициент кгх -

-  к^^^ 'к^^~  0,307 X 15,19 = 4,66, а -  на коэффициент 

кг.т * ^г.т 1  ̂2,25 2,25,
где кг,с = 1 + [0,75 + 0,06 • {1„ / /г)̂  + 0,6 • а  • /щ / /г -  1] • /
/ (т^ + 1) = 1 + [0,75 + 0,06 х (400 / 23,1)^ + 0,6 х 0 х 400 / 23,1-
-  1] X 2^/(2^ + 1)= 15,19;

кг.т~ 1 [0,142 • 1x0.1 к \  ,16 ' к  I /т +  1?4 ‘ О — 1] •п?' I (т^ +1) ~ 
= 1 + [0,142 X 400 / 23,1 + 1,76 х 23,1 / 400 + 1,4 х 0 -  1] х 2̂  / 
/(2- + 1) = 2,25;
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а = 0° ~ для прямолинейных элементов; т = 2 -  количество 
промежуточных подкрепленных точек растянутой кромки на 
участке /^ . т = 1щ/ Вп = 4 / \,5 -  I = 2.

Так как произведение коэффициентов  ̂ >1 и
к̂ „„ ■ к  ̂̂  > 1, то устойчивость плоской формы деформирования 
стойки обеспечена.

Наименьшее недонапряжение при расчете на прочность в 
плоскости, перпендикулярной стеновому ограждению, и на 
устойчивость в плоскости, параллельной стеновому огражде
нию, составляет 66,3% (рекомендуемое -  не более 25%), одна
ко размеры сечения уменьшить невозможно, так как оно при
нято минимальным по предельной гибкости.

Пример 4.3.2. Расчет клеедощатой стойки фахверка 
с самонесущим стеновым ограждением

По данным примера 4.3.1 подобрать сечение клеедощатой 
стойки фахверка (см. рис. 4.1) со стеновым ограждением, опи
рающимся на цоколь.

При опирании стоек на цоколь собственной массой стоек 
можно пренебречь, тогда они рассчитываются на поперечный 
изгиб от ветровой нагрузки со стороны давления.

♦ Расчет на прочность по нормальным напряжениям

(У = {  . ̂ тоа ■ ^5
с.ч.а / ш  -  4  т.а / Г /

где -  расчетный изгибающий момент. = Мп.ветр = 
= / 8 = 0,65 X 8̂  / 8 = 5,20 кН-м;

-  й̂ зир = Ь ■ I 6 -  расчетный момент сопротивления 
поперечного сечения;

Фт.с1 • ^тоё ' к§1 у„~ расчбтное сопротивленис изгибу с коэф
фициентами.
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Задаемся шириной сечения Ь = 140 мм и толщиной слоя 
6 -  33 мм (см. пример 4.3.1) и находим высоту сечения. 

к>^6М^  1{Ь• ■ к д ! у ^  =

-  ̂ 6  X 5,20 ■ 1 /(ОД 4 X16,6) = 0,116 м,

где /т.а ■ кгпой • / Ул = 15 X 1,05 х 1,0 / 0,95 = 16,6 МПа.
Принимаем /г = 4 • <5= 4 х 3,3 = 13,2 см.
♦ Расчет на устойчивость плоской формы деформирования

М .

' ^ г .т  ■ 1̂ 8ир ■ / т М  ' ’ ^ З  ^  7п

<1,

где коэффициент устойчивости изгибаемого элемента
для участка длиной /„ = Я  / 2 между закреплениями сжатой 
кромки от потери устойчивости. = ЫЧ ■ ■ к / ! (1щ ' Щ ~
= 140 X 14̂  X 1,5 / (400 х 13,2)] = 7,80 (<1). к^= 1,5 -  коэффи
циент, зависящий от формы эпюры изгибающих моментов на 
участке /„. = 1.

При наличии в элементе на участке /„ закреплений из 
плоскости деформирования со стороны растянутой кромки 
коэффициент следует умножать на коэффициент
К.Ш - К ,  • Кш"" 1 ^ 3,69 = 3,69, где К,т 1 + [0,142 • /^ / /г + 
+ 1,76 • А / /ш + 1,4 ■ а -  1] • (ш  ̂+ 1) = 1 + [0,142 х 400 /
/ 13,2 + 1,76 X 13,2 /400 + 1,4 х о -  1] х 2  ̂ / (2  ̂ + 1) = 3,69. 
а  = 0° -  для прямолинейных элементов, т -  2 -  количество 
промежуточных подкрепленных точек растянутой кромки на 
участке т  = /^ / .Вп = 4 / 1,5 -  1 = 2; 5п = 1,5 м -  ширина 
стеновых панелей.

Так как произведение коэффициентов • к^^ > 1, то ус
тойчивость плоской формы деформирования стойки обеспе
чена.
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Таблица П1

Пиломатериалы хвойных пород (СТБ 1713)

П Р И Л О Ж Е Н И Е

Толщина, мм Ширина, мм
16 75 100 125 150 - - - - -

19 75 100 125 150 175 - - - -

22 75 100 125 150 175 200 225 - -

25 75 100 125 150 175 200 225 250 275
32 75 100 125 150 175 200 225 250 275
40 75 100 125 150 175 200 225 250 275
44 75 100 125 150 175 200 225 250 275
50 75 100 125 150 175 200 225 250 275
60 75 100 125 150 175 200 225 250 275
75 75 100 125 150 175 200 225 250 275
100 - 100 125 150 175 200 225 250 275
125 - - 125 150 175 200 225 250 -

150 - - - 150 175 200 225 250 -

175 - - - - 175 200 225 250 -

200 - - - - - 200 225 250 -

250 - - - - - - - 250 -

Таблица П2

Сортамент и плотность фанеры

Вид фанеры Размеры, мм Плотность, ГОСТдлина ширина толщина кг/м̂
Марки ФСФ 1525 1525 6,7,8,9,

1220
725

10,12 березовая -  
700; 3916.1

1220 1220 15,18,19 листвен- 3916.2725 ничная -  650
1500 1500 7
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Окончание табл. П2

Вид фанеры Размеры, мм Плотность,
кг/м̂ ГОСТдлина ширина толщина

Бакелизирован- 
ная марки ФБС 4400

4900
5000
5600

1500
1250
1200
1500
1200

10
12
14
16

1200 11539

Примечание: Подчеркнутые размеры -  наиболее употребляемые.

Таблица ПЗ

Рекомендуемый сортамент болтов (ГОСТ 15589)

Диаметр, мм Площадь сечения, см̂
Размеры квадратных 

шайб стяжных 
болтов, мм

по
стержню

по
нарезке

по
стержню

по
нарезке Ширина толщина

6 4,7 0,28 0,17 - -

8 6,3 0,51 0,31 - -

10 8,1 0,79 0,51 - -

12 9,7 1,13 0,74 45 4
14 11,4 1,54 1,02 50 4
16 13,4 2,01 1,41 55 4
18 15,6 2,54 1,92 60 5
20 16,7 3,14 2,18 70 5
22 19,6 3.80 3,03 80 6
24 20,1 4,52 3,16 90 7

Таблица П4

Рекомендуемый сортамент гвоздей (ГОСТ 4028)

Диаметр, мм 3 3,5 4 4,5 5 5,5 6

Длина, мм 70,
80 90 100,

120 125 120,
150 175 150,

200
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