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Згідно з завданням, необхідно запроектувати сталевий каркас шкільного спортивного залу при таких вихідних даних:

· Район будівництва – м. Полтава
· Довжина будівлі – 30 м,

· Проліт будівлі – 18 м,

· Висота приміщення – 12 м, 

· Крок поперечних рам – 6 м,

· Покрівля утеплена із сендвіч-панелей (тип 3).
· Кроквяна ферма з паралельними поясами прийнята за завданням на проектування. Пояси з прокатних таврів, а гратка – з парних кутників.
· Конструкції перевозяться залізничним транспортом.

Відповідно до завдання, інші конструктивні рішення прийняті в процесі проектування. Передбачене шарнірне обпирання ферми на колону через опорний фланець та надопорну стійку, виконану із зварного двотавра. Укрупнювальні вузли ферми виконані у вигляді фрикційних з’єднань на вертикальних та горизонтальних накладках. Колони виконані із прокатних двотаврів з паралельними гранями поличок. База колони – з вертикальними траверсами, привареною до них опорною плитою та анкерними болтами. 

Усі несучі конструкції відповідають вимогам Державних стандартів та Державних будівельних норм України. Розрахунки несучих конструкцій виконані згідно з такими нормативними документами:

· ДБН В.1.2-14-2009. Система забезпечення надійності та безпеки будівельних об'єктів. Загальні принципи забезпечення надійності та конструктивної безпеки будівель, споруд, будівельних конструкцій та основ.

· ДБН В.1.2-2:2006. Система забезпечення надійності та безпеки будівельних об'єктів. Навантаження і впливи. Норми проектування. 

· ДБН В.2.6-198:2014. Сталеві конструкції. Норми проектування. 

1.  КОМПОНОВКА КАРКАСА І РОЗРАХУНОК ПОПЕРЕЧНОЇ РАМИ

1.1.  Загальна компоновка каркаса та системи в’язей.
Відповідно до таблиці 17.1 ДБН В.2.6-198:2014 [3], при вказаній в завданні довжині будівлі 30 м каркас складається з одного температурного блока. Згідно з вимогами підрозділу 17.5 ДБН В.2.6-198, передбачені такі елементи системи в’язей каркаса:
· вертикальні в’язі по колонах в осях 3–4;

· поперечні горизонтальні в’язі у площині верхніх поясів ферм в торцях і посередині температурного блока, тобто в осях 1–2  і  5–6;

· вертикальні в’язі між фермами між осями 1–2  і  5–6 (по коньку та над опорами ферм);
· розтяжки між фермами в осях 2–5 на рівні верхніх та нижніх поясів ферм по коньку та над опорами;

· прогони покрівлі, які опираються на вузли усіх ферм з кроком 3 м.

Оскільки ферми виконуються з парних кутників і прокатних таврів, в’язі мають хрестову гратку. Розроблена схема в’язей зображена на рисунку 1.1.
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Рис. 1.1.   Схема в’язей каркаса

1.2.  Конструктивна схема поперечної рами.

Габаритні розміри основних елементів поперечної рами визначаємо за рекомендаціями підрозділу 1.2 методичних вказівок [7] з урахуванням заданої схеми кроквяної ферми у такому порядку:
1) Обчислюємо позначку ригеля (до осьової лінії ригеля без підвісної стелі):
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2) Попередньо обчислюємо висоту перерізу колони:
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Зовнішню прив’язку колони до поздовжньої координатної осі приймаємо рівною 250 мм.

3) Обчислюємо позначку обрізу фундаменту:
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4) Повна висота колони:
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5) Згідно із завданням приймаємо покрівлю типу 3 за таблицею Б.1 [7]. 
З урахуванням товщини гідроізоляції, сендвіч-панелей, прогонів та відстані до осі верхнього поясу приймаємо товщину покрівлі  hП=400 мм.
6) При прольоті будівлі 18 м та ухилі покрівлі 1,5% (за заданою схемою ферми) передбачаємо внутрішній водовідвід і парапет висотою 1 м. Тоді найвищою точною будівлі є парапет з позначкою
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Розроблена схема поперечної рами будівлі наведена на рисунку 1.2.
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Рис. 1.2.   Конструктивна схема поперечної рами
1.3.  Визначення загальних розрахункових параметрів

Перед початком проектування несучих конструкцій каркаса визначаємо коефіцієнти відповідальності та групи конструкцій для вибору відповідного класу сталі. Необхідні розрахункові параметри для кроквяної ферми та колони встановлюються в таблиці 1.1 в такому порядку:

· за додатком А ДБН В.1.2-14-2009 [1] визначаємо, що будівля шкільного спортивного залу має клас відповідальності СС3;

· за додатком А ДБН В.2.6-198 [3] визначаємо категорію конструкції за призначенням та за напруженим станом; 

· за таблицею А.2 ДБН В.2.6-198 для колони та ферми встановлюємо бали, що відповідають визначеним показникам, обчислюємо суму балів та визначаємо групи конструкцій за пунктом В.1 ДБН В.2.6-163;
· вибираємо клас сталі за таблицею Г.1 ДБН В.2.6-198, враховуючи групу конструкцій та мінімально можливі показники міцності;
· за таблицею 5 ДБН В.1.2-14-2009 визначаємо коефіцієнт відповідальності γn=1,25 для розрахунку за граничним станом першої групи в усталеній розрахунковій ситуації; 

· за таблицею 2 ДБН В.1.2-14-2009 встановлюємо термін експлуатації несучих конструкцій каркаса Tef=100 років.

Таблиця 1.1.   Результати класифікації несучих конструкцій каркасу

	Чинники класифікації
	Позна​чення 
	Кроквяна ферма
	Колона каркасу 

	
	
	знач.
	бали
	знач.
	бали

	Клас відповідальності будівлі
	S1
	СС 3
	4
	СС 3
	4

	Категорія відповідальності конструкції за призначенням
	S2
	А
	11
	А
	11

	Категорія конструкції за напруженим станом
	S3
	ІІ
	5
	ІІІ
	1

	Наявність напружень розтягу від розрахункового навантаження
	S4
	є
	7
	немає
	2

	Несприятливий вплив зварних з’єднань
	S5
	є
	6
	немає
	2

	    Сума балів
	
	
	33
	
	20

	    Група конструкцій
	
	1
	3

	    Клас сталі
	
	С 255
	С 235

	    Коефіцієнт відповідальності  γn
	
	1,25
	1,25

	    Термін експлуатації  Tef , роки
	
	100
	100


Для колони обрана сталь С 235, оскільки спортивний зал є опалюваною будівлею (примітка "а" до таблиці Г.1 ДБН В.2.6-198).
1.4.  Навантаження на поперечну раму

На поперечну раму каркаса діють постійне навантаження від ваги конструкцій покрівлі, а також змінні короткочасні навантаження від снігу та вітру, які визначаються згідно з вказівками ДБН В.1.2-2:2006 [2]. 

Снігове навантаження на покрівлю визначене за вказівками розділу 8 ДБН В.1.2-2:2006 [2]. Граничне розрахункове значення дорівнює
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де  S0.=1450 Па – характеристичне значення снігового навантаження для м. Полтава за додатком Е ДБН В.1.2-2:2006; 

γfm=1,14 – коефіцієнт надійності за граничним розрахунковим значенням снігового навантаження за таблицею 8.10 ДБН В.1.2-2:2006 для встановленого терміну експлуатації будівлі Tef=100 років;

Се=1 – коефіцієнт режиму експлуатації за пунктом 8.9 ДБН В.1.2-2:2006;

Сalt=1 – коефіцієнт географічної висоти за пунктом 8.10 ДБН В.1.2-2:2006;

μ=1 – коефіцієнт, що враховує розподіл снігу по поверхні покрівлі, за пунктом 8.7 і схемою № 1 додатка Ж ДБН В.1.2-2:2006 (рівномірно розподілене навантаження на покрівлю з малим ухилом).

Граничне розрахункове значення рівномірно розподіленого снігового навантаження на ригель рами дорівнює:
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Вітрове навантаження на поперечну раму визначене за вказівками розділу 9 ДБН В.1.2-2:2006 [2]. Згідно з додатком Е ДБН [2], характеристичне значення вітрового навантаження для м. Полтава дорівнює  W0=470 Па. За таблицею 9.1 ДБН В.1.2-2 коефіцієнт надійності за граничним розрахунковим значенням вітрового навантаження для терміну експлуатації Т=100 років дорівнює  γfm=1,14. Складові коефіцієнта С визначаємо за пунктом 9.7 ДБН [2]:

· м. Київ розташоване на рівнинній місцевості, тому коефіцієнт географічної висоти  Сalt=1;

· при відсутності виражених особливостей мікрорельєфу в зоні площадки будівництва коефіцієнт рельєфу дорівнює Сrel=1;

· коефіцієнт напрямку вітру приймаємо рівним  Сdir=1;

· для звичайних будівель з періодом власних коливань меншим за 0,25 сек. коефіцієнт динамічності  Сd=1;

· за схемою 2 додатка І ДБН [2] аеродинамічний коефіцієнт для активного тиску вітру дорівнює СА=0,8. Для пасивного тиску вітру за тією ж схемою СП=0,55 (за інтерполяцією при b/l=30/18=1,7  та h1/l=16/18=0,9).

· коефіцієнт висоти споруди Сh визначаємо за таблицею В.1 методичних вказівок [7] для місцевості типу ІІІ (приміська зона): 

на рівні ригеля НР=12,2 м – СhР=0,65;

на рівні верхньої точки будівлі  НВ=16,0 м – СhВ=0,75;

еквівалентне значення при висоті ригеля 12,2 м та заглибленні фундаменту 0,6 м – Сhе=0,52.

Згідно з формулою (9.1) ДБН [2] з урахуванням визначених коефіцієнтів та кроку поперечних рам B=6 м обчислюємо граничні розрахункові значення вітрового навантаження на раму:

· активна складова вітрового тиску, що діє з навітряного боку будівлі
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     1337= Н/м=1,34 кН/м;

· пасивна складова вітрового тиску, що діє з підвітряного боку будівлі
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      =919 Н/м=0,92 кН/м;

· сумарне вітрове навантаження вище рівня ригеля
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     = 11544 Н = 11,54 кН.
Постійне навантаження від ваги конструкцій покрівлі визначене в таблиці 1.2 згідно з заданим типом покрівлі за рекомендаціями додатка Б методичних вказівок [7]. Коефіцієнти надійності за граничним розрахунковим значенням навантаження γfm для кожного шару прийняті за таблицею 5.1 ДБН В.1.2-2:2006 [2]. 

Таблиця 1.2.   Постійне навантаження від маси покрівлі

	Склад покрівлі
	Q0  (Па)
	γfm
	Qm  (Па)

	Захисна гравійна посипка
	200
	1,3
	260

	Гідроізоляція (3 шари гідроізолу)
	150
	1,3
	190

	Сендвіч-панелі з сердечником з мінераловатних плит товщиною 100 мм і густиною 250 кг/м2
0,01×250×100+100=
	350
	1,2
	420

	Сталеві прогони прольотом 6 м
	70
	1,05
	74

	Кроквяна ферма з в’язями
	160
	1,05
	170

	У с ь о г о
	930
	––
	1114


Вага кроквяної ферми з кутників і таврів разом з в'язями визначена залежно від прольоту ферми L = 18 м та суми розподілених навантажень від снігу і ваги покрівлі q = 1653 + 900 = 2533 Па за формулою, рекомендованою в методичних вказівках [7]:
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Граничне розрахункове значення рівномірно розподіленого постійного навантаження на ригель рами дорівнює:
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1.5.  Статичний розрахунок поперечної рами

Розрахункова схема поперечної рами відображає конструктивну схему з рисунка 1.2. Ексцентриситет обпирання ригеля на колону відсутній, бо ось перерізу колони розташована на координатній осі. 
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Рис. 1.3.   Розрахункова схема поперечної рами

Внутрішні зусилля від дії постійного, снігового та вітрового навантажень у розрахункових перерізах A, C (на рівні обрізів фундаменту лівої та правої колони) визначені за формулами з таблиці 1.3 методичних вказівок [7]. Перерізи B, D у верхній частині колон є менш навантаженими за рахунок відсутності згинальних моментів, а тому не потребують розрахунку.

Зусилля від дії постійного навантаження:


[image: image17.wmf]0

AC

MM

==

;          
[image: image18.wmf]0

AC

QQ

==

;


[image: image19.wmf]6,6518

659,9

22

ПОСТ

AC

qL

NN

´

=====

 кН.

Зусилля від дії снігового навантаження:
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Зусилля від дії вітрового навантаження:
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З метою контролю правильності розрахунків виконуємо перевірку рівноваги рами за згинальними моментами:
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Рівновага рами підтверджує правильність визначення зусиль, які й будуть використовуватися для розрахунку колон.
2.  ПРОЕКТУВАННЯ КОЛОНИ КАРКАСА

2.1.  Визначення розрахункових зусиль в колоні

Для проектування колони визначаємо розрахункові зусилля в перерізі А лівої колони на рівні верха фундаменту. За рахунок симетрії рами зусилля від вітру справа приймаємо рівними зусиллям у правій колоні від вітру зліва. Прийняте правило знаків: додатний момент викликає розтяг колони зсередини рами. Зусилля від окремих навантажень та можливі комбінації зусиль наведені в таблиці 2.1. Поперечна сила для розрахунку суцільної колони не потрібна.
Таблиця 2.1.   Розрахункові зусилля в перерізі А лівої колони

	Навантаження 

та комбінації зусиль
	ψ
	Характер даних
	M, кН·м
	N,  кН
	Q,  кН

	1. Постійне
	1
	зусилля
	0
	59,9
	

	2. Снігове
	1
	зусилля
	0
	89,3
	

	3. Вітер зліва
	1
	зусилля
	-170,7
	0
	

	4. Вітер справа
	1
	зусилля
	162,1
	0
	

	+Mmax  і  N
	1
	номери
	1, 4

	
	
	зусилля
	162,1
	59,9
	

	
	0,9
	номери
	1, 2, 4

	
	
	зусилля
	145,9
	134,2
	

	–Mmax  і  N
	1
	номери
	1, 3

	
	
	зусилля
	-170,7
	59,9
	

	
	0,9
	номери
	1, 2, 3

	
	
	зусилля
	-153,7
	134,2
	

	Nmax  і  +M
	1
	номери
	1, 2

	
	
	зусилля
	0,0
	149,1
	

	
	0,9
	номери
	1, 2, 4

	
	
	зусилля
	145,9
	134,2
	

	Nmax  і  –M
	1
	номери
	1, 2

	
	
	зусилля
	0,0
	59,9
	

	
	0,9
	номери
	1, 2, 3

	
	
	зусилля
	-153,7
	134,2
	

	Nmin  і  ±M
	1
	номери
	1, 3

	
	
	зусилля
	-170,7
	42,3
	


Згідно з пунктами 4.15…4.19 ДБН В.1.2-2:2006 [2], зусилля в основному сполученні постійного та змінних навантажень визначається за формулою
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де NПОСТ –внутрішнє зусилля (M, N чи Q) від дії постійного навантаження;

     NЗМ – зусилля від дії змінних навантажень (сніг, вітер зліва чи справа).
Згідно з пунктом 4.18 ДБН В.1.2-2:2006, коефіцієнт сполучення приймаємо рівним ψ=1 при урахуванні одного змінного навантаження та ψ=0,9 при урахуванні двох і більше короткочасних змінних навантажень.

В комбінації "Nmin і ±M", призначеній для розрахунку анкерних болтів, постійне навантаження враховується з коефіцієнтом надійності, меншим за одиницю. Для цього зусилля від постійного навантаження двічі поділені на узагальнений коефіцієнт надійності  
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, де Qm=1114 Па і  Qe=930 Па – навантаження з таблиці 1.2.

Для підбору перерізу колони з таблиці 2.1 вибираємо найнебезпечнішу комбінацію (незалежно від знаку згинального моменту) за критерієм максимуму зусилля в поличці колони 
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. Згідно з рисунком 1.2, ширина колони дорівнює b=0,5 м. Найбільше зусилля в поличці Nf=374,4 кН дає комбінація зусиль, отримана при дії навантажень від маси покрівлі, снігу та вітру зліва (завантаження 1, 2, 3):  M=–153,7 кН×м,  N=134,2 кН.
2.2.  Підбір перерізу колони

У підрозділі 1.5 встановлено що для колони каркасу будівлі шкільного спортивного залу коефіцієнт відповідальності для розрахунку за граничним станом першої групи в усталеній розрахунковій ситуації дорівнює  γn=1,25. Раніше визначені розрахункові зусилля для підбору перерізу колони з округленням дорівнюють   M=154 кН×м,    N=134 кН.

За таблицею 5.1 ДБН В.2.6-198 визначаємо, що коефіцієнт умов роботи колони громадської будівлі дорівнює γс=0,95.

За таблицею Г.2 ДБН В.2.6-198:2010 для сталі С 235, обраної у підрозділі 1.3 для виготовлення колони,  Ry=23 кН/см2, Run=36 кН/см2 (фасонний прокат товщиною до 20 мм).

За пунктами 13.3.1–13.3.3 й таблицею 13.7 ДБН В.2.6-198, розрахункова довжина колони в площині рами дорівнює  
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 м. Коефіцієнт приведення довжини μ=2 відповідає колоні з жорстким закріпленням у фундаменті та вільним верхнім кінцем. Розрахункову довжину з площини рами ly=6,4 м приймаємо рівною половині висоти колони за рахунок встановлення додаткової розпірки у вертикальних в’язях по колонах.

За встановленими розрахунковими параметрами підбираємо переріз суцільної колони з прокатного двотавра з паралельними гранями поличок.
Необхідна площа поперечного перерізу колони дорівнює
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 см2.  

З урахуванням отриманої площі перерізу АН, встановленої раніше габаритної висоти перерізу колони b=500 мм, а також вимог до граничної гнучкості колони приймаємо двотавр 50Б1 з характеристиками:

А=92,98 см2;
bf=200 мм;

tf=12,0 мм;

ix=19,99 см;

iy=4,16 см;

Wx=1511 см3.

Перевірку перерізу виконуємо за допомогою програми в EXCEL. Таблиця результатів наведена на наступній сторінці. 

Гнучкість та умовна гнучкість колони в площині рами 
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Відносний ексцентриситет навантаження
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Відношення площі полички о площі стінки визначаємо за таблицею 3.7 довідкових даних [7] 
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Коефіцієнт впливу форми перерізу за формулами строчки 5 таблиці Ж.2 ДБН В.2.6-198 з інтерполяцією по величині відношення  Af /Aw дорівнює  
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Приведений відносний ексцентриситет за формулою (10.7) ДБН В.2.6-198
mef=ηm=1,25×7,03=8,82.

Коефіцієнт стійкості при позацентровому стиску по інтерполяції за таблицею Ж.3 ДБН В.2.6-198 залежно від  mef=8,82  і  
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=4,28:      φе =0,106. 

Перевірка стійкості у площині рами за формулою (10.6) ДБН В.2.6-163:
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Гранична гнучкість за формулою з таблиці 13.9 ДБН В.2.6-198 дорівнює λlim=180–60×0,91=125, тобто вона практично дорівнює фактичній гнучкості. Приймаємо двотавр 50Б1 і перевіряємо стійкість із площини рами. 

Визначаємо гнучкість та умовну гнучкість колони з площини рами 
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Коефіцієнт стійкості при центральному стиску за кривою типу b – φ =0,288.

Згідно з пунктом 10.2.6 ДБН В.2.6-198 згинальний момент в площині рами приймаємо рівним найбільшому моменту в межах середньої третини довжини колони, тобто Mx=154×2/3=103 кН×м. Відносний ексцентриситет
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Коефіцієнт с за формулою (10.9) та таблицею 10.2 ДБН В.2.6-198^
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Перевірка стійкості з площини рами за формулою (10.8) ДБН В.2.6-198:
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Отже, стійкість колони з площини рами забезпечена, а гнучкість λу=154 практично не перевищує граничної гнучкості λlim=150. Остаточно приймаємо прокатний двотавр 50Б1. 
2.3.  Розрахунок і конструювання оголовка колони

Схема оголовка колони наведена на рисунку 3.1. Він складається з опорної плити, а також горизонтальних і вертикальних ребер, які передають навантаження від опорного фланця кроквяної ферми на стержень колони. 
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Рис. 2.1.  Ескіз оголовка колони

Приймаємо висоту вертикального ребра  hr=(0,5÷0,8)×b=250 мм. Орієнтовно приймаємо ширину опорного фланця ферми рівною 160 мм і визначаємо товщину вертикального ребра з умови зминання від опорної реакції ферми, рівної найбільшій поздовжній силі в колоні N=149,1 кН з урахуванням встановленого в підрозділі 1.3 коефіцієнта відповідальності γn=1,25:
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 см.

Товщина ребра з умови забезпечення місцевої стійкості:


[image: image48.wmf]23

160,53

20600

y

rr

R

tb

E

===

 см.
З урахуванням товщини стінки колони 8,8 мм приймаємо товщину вертикального ребра 10 мм.

Згідно з формулами (16.2), (16.3) ДБН В.2.6-198 за найбільшою поздовжньою силою в колоні N=149 кН (за таблицею 2.1) визначаємо катети чотирьох кутових швів, якими вертикальне ребро прикріпляється до стінки колони. Згідно з таблицею 16.2 ДБН В.2.6-198, при напівавтоматичному зварюванні дротом суцільного перерізу діаметром 1,4 мм коефіцієнти форми шва дорівнюють βf=0,7 і βz=1,0.  При використанні зварювального дроту Св-08Г2С розрахунковий опір за металом шва за таблицею Д.2 ДБН В.2.6-198 дорівнює Rwf=18 кН/см2. Розрахунковий опір за межею сплавлення за формулою з таблиці 7.3 ДБН В.2.6-198 дорівнює Rwz=0,45×Run=0,45×36=16,2 кН/см2.
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см – за металом шва;
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см – – за межею сплавлення.

Приймаємо за таблицею 16.1 ДБН В.2.6-198 шви мінімального катету для зварювання елементів товщиною 6…10 мм – kf=4 мм.
Товщину горизонтальної опорної плити приймаємо рівною 16 мм  за товщиною полички колони 12 мм. Горизонтальні ребра виконуємо з листа товщиною 10 мм. Ширину вертикальних і горизонтальних ребер остаточно уточнюємо після конструювання опорного вузла ферми.

2.4.  Розрахунок і конструювання бази колони

Під суцільну колону проектуємо базу з траверсами та ребрами, зображену на рисунку 2.2. Розміри опорної плити бази приймаємо за конструктивними вимогами з урахуванням габаритів перерізу колони з двотавра 50Б1, які дорівнюють 492×200 мм: ширина плити ВПО=350 мм, а довжина LПО=650 мм. При дії розрахункової комбінації зусиль M=154 кН×м,  N=134 кН максимальні напруження в бетоні фундаменту під плитою бази дорівнюють 
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 кН/см2=8,53 МПа.

За таблицею 3.3 методичних вказівок [7] для фундаменту вибираємо бетон класу В 12,5, міцність якого з урахуванням ефекту обтискування складає 9,2 МПа. При цьому площа обрізу фундаменту повинна бути не меншою за 1,5×BПО×LПО=3413 см2.
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Рис. 2.2.  Ескіз бази колони

Висоту траверс бази приймаємо рівною hТ =(0,5÷1,0)×b=500 мм, а їх товщину  tТ=12 мм. Визначаємо катет швів, якими траверси приварюються до стержня колони, з урахуванням комбінації зусиль M=154 кН×м,  N=134 кН та розрахункової довжини цих швів lw=hT–2=48 см. Розрахункові опори та коефіцієнти форми швів приймаємо такими ж, як і при розрахунку оголовка. При розрахунку оголовка розрахунковим перерізом шва виявився метал шва. Тому катет швів визначаємо з умови міцності за металом шва



[image: image53.wmf]2

2

22

26

4

1,25215400615400

1341,12

40,748180,954848

n

f

fwwfcw

MM

kN

lRbl

см

g

bg

æö

æö

=++=

ç÷

ç÷

èø

èø

´´

æöæö

=++=

ç÷ç÷

´´´´

èøèø


З урахуванням конструктивних вимог таблиці 16.1 та пункту 16.1.5 ДБН В.2.6-198 приймаємо шви катетом 12 мм.
Опорна плита бази розраховується на згин від дії реактивних напружень у бетоні σb=0,853 кН/см2. Згинальні моменти в плиті визначаємо за формулами (М.1), (М.2) та вказівками таблиці М.2 з додатку Н ДБН В.2.6-198. Ділянку 1 при відношенні сторін 200/100>2 розглядаємо як консоль з моментом
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Ділянка 2 з розмірами 468×96 мм оперта на чотири сторони:
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Товщина опорної плити за формулою з пункту 11.2 ДБН В.2.6-198 дорівнює 
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Коефіцієнт відповідальності γn=1,25 вже врахований при визначенні напружень у бетоні фундамента та моментів на ділянках плити. За сортаментом товстолистової сталі приймаємо опорну плиту бази товщиною 30 мм із сталі С 235.

Для розрахунку анкерних болтів в таблиці 2.1 складена комбінація зусиль "Nmin і ±M":  N=42 кН,  M=–171 кН×м. За нею визначаємо максимальне та мінімальне значення напружень в бетоні під плитою з урахуванням коефіцієнта відповідальності γп=1,25
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Оскільки  σb,min<0,  опорна плита відривається від фундаменту. Зусилля відриву сприймаються анкерними болтами, які розраховуємо на розтяг. 

Довжина стиснутої зони бетону дорівнює
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Положення центра ваги стиснутої зони бетону
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Встановлюємо анкерні болти (в осях) на відстані 75 мм від краю плити. Тоді відстань від центру ваги стиснутої зони бетону до осі анкерних болтів  y  дорівнює 21,4+32,5+7,5=61,4 см. Зусилля в анкерних болтах
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За таблицею Д.6 обираємо для анкерних болтів сталь 10Г2С1 з розрахунковим опором Rba=26,5 кН/см2. Необхідна площа перерізу болтів:
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За таблицею Д.8 ДБН В.2.6-163 приймаємо один болт діаметром 42 мм з площею перерізу Abn=14,72 см2.

Ширину плити для кріплення анкерних болтів назначаємо з умов її розміщення на траверсах bПА=250 мм.  Плита працює як балка на двох опорах, навантажена зусиллям в анкерному болті, згідно зі схемою рисунка 2.3.
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Рис. 2.3.  Розрахункова схема плити для кріплення анкерних болтів

Згинальний момент в плиті дорівнює МПА=10×328,6/2=1643×кНсм. При отворах під анкерні болти діаметром 50 мм розрахункова ширина плити дорівнює 200 мм, а її товщина з умови міцності при згині (Ry=21 кН/см2 для сталі С 235 товщиною понад 40 мм)
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Приймаємо плиту перерізом 250×50 мм із сталі С 235.
3.  ПРОЕКТУВАННЯ КРОКВЯНОЇ ФЕРМИ

3.1.  Визначення зусиль у стержнях ферми

Параметри, що визначають відповідальність та умови роботи кроквяної ферми, визначені в підрозділі 1.3:

· клас відповідальності будівлі шкільного спортивного залу – СС3;

· коефіцієнт відповідальності для розрахунку ферми за граничним станом першої групи в усталеній розрахунковій ситуації дорівнює  γn=1,25;

Окрім того, за таблицею 5.1 ДБН В.2.6-198 визначаємо, що коефіцієнт умов роботи кроквяної ферми в цілому дорівнює γс=1, а для стиснутих стержнів гратки при гнучкості  λ≥60  γс=0,8.

Розрахункова схема кроквяної ферми (ліва половина) наведена на рисунку 3.1 згідно зі схемою, вказаною в завданні на проектування.
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Рис. 3.1.  Розрахункова схема ферми

Зусилля в стержнях лівої половини кроквяної ферма визначені в таблиці 3.1 з урахуванням зусиль від одиничного навантаження, ж визначених у розділі 1 величин постійного та qПОСТ снігового qС навантаження а також вказаного вище коефіцієнта відповідальності. Такий підхід спрощує подальші розрахунки при підборі перерізів стержнів та при розрахунках вузлів ферми. Зосереджені навантаження на вузли ферми дорівнюють:
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де  d=3 м – відстань між вузлами верхнього поясу ферми.

Зусилля в усіх стержнях ферми отримані шляхом множення цих зосереджених навантажень на зусилля від одиничного навантаження, вказані в завданні та на рисунку 3.1. Розрахункові зусилля в стержнях ферми визначені в таблиці 3.1, як суми зусиль від дії постійного та снігового навантаження з коефіцієнтом сполучення  ψ=1.

Таблиця 3.1.   Розрахункові зусилля в стержнях ферми

	Елементи ферми
	Стержні ферми
	Довжини стержнів
	Зусилля від навантажень   (кН)
	Розрах зусилля  (кН)

	
	
	
	одиничного
	постійного
	снігового
	

	Верхній пояс
	1–2
	3000
	0,00
	0,0
	0,0
	0,0

	
	2–3
	3000
	-5,00
	-124,5
	-186,0
	-310,5

	
	3–4
	3000
	-5,00
	-124,5
	-186,0
	-310,5

	Нижній пояс
	5–6
	6000
	3,12
	77,7
	116,1
	193,8

	
	6–7
	3000
	5,62
	139,9
	209,1
	349,0

	Розкоси
	2–5
	3842
	-4,00
	-99,6
	-148,8
	-248,4

	
	2–6
	3842
	2,40
	59,8
	89,3
	149,0

	
	4–6
	3842
	-0,80
	-19,9
	-29,8
	-49,7

	Стійки
	1–5
	2400
	-0,50
	-12,5
	-18,6
	-31,1

	
	3–6
	2400
	-1,00
	-24,9
	-37,2
	-62,1

	
	4–7
	2400
	0,00
	0,0
	0,0
	0,0


3.2.  Підбір перерізів стержнів ферми

Згідно із завданням, запроектована ферма з поясами із прокатних таврів та граткою з парних кутників. Перерізи поясів підібрані по найбільших зусиллях (без зміни перерізу по довжині ферми), а перерізи елементів гратки – кожен окремо. Оскільки прогони покрівлі виконують роль в’язей, розрахункова довжина верхнього пояса з площини ферми дорівнює відстані між вузлами, тобто 300 см. 

Клас сталі для кроквяної ферми С 255 встановлений у підрозділі 1.1 з урахуванням призначення будівлі, призначення та особливостей роботи конструкції. Згідно з таблицею Г.2 ДБН В.2.6-198:2014, для фасонного прокату товщиною від 4 до 10 мм  Ry=25 кН/см2, Run=38 кН/см2.
Необхідна площа нижнього пояса дорівнює
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Приймаємо 11,5БТ1 з характеристиками: A=16,5 см2,  ix=3,32 см,  iy=2,47 см. 
Гнучкість у площині ферми        
[image: image71.wmf]lim

600

181400

3,32

x

x

x

l

i

ll

===<=

.

Перевірка міцності за формулою  (8.1) ДБН В.2.6-198:2014:
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      –    запас міцності складає 15%. 
У першому наближенні приймаємо коефіцієнт стійкості рівним φ=0,4÷0,7 і визначаємо необхідну площу верхнього пояса 
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Приймаємо 13ШТ1 з характеристиками: A=27,2 см2,  ix=3,38 см,  iy=4,23 см. 
Гнучкості в площині та з площини ферми
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За більшою гнучкістю визначаємо умовну гнучкість та коефіцієнт стійкості за кривою стійкості типу С (таблиця 8.1 ДБН В.2.6-198 і таблиця В.4 методичних вказівок [7])
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Перевірка стійкості за формулою  (8.3) ДБН В.2.6-198:2014:
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Гранична гнучкість за таблицею 13.9 ДБН В.2.6-198:2014 дорівнює
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Отже, запас стійкості складає 16%, а більша гнучкість стержня λx=89 не перевищує граничної. Остаточно приймаємо переріз верхнього пояса з прокатного тавра 13ШТ1.

Перерізи елементів гратки підбираємо аналогічним чином, урахувавши при цьому наступне:

· виходячи з товщини стінки 7,0 мм для тавра 13ШТ1 і 5,6 мм для тавра 11,БТ1 приймаємо товщину фасонки 7 мм по верхньому поясу та 6 мм – по нижньому поясу;

· при підборі стержнів ураховуємо фасонку товщиною 6 мм; 

· при гнучкості стиснутих стержнів  λ>60 (крім опорного розкосу) коефіцієнт умов роботи дорівнює γс=0,8;

· мінімальним перерізом стержня вважаємо 2∟45×4;

Підбір перерізів усіх стержнів здійснений в таблиці 3.2 за допомогою табличного процесора EXCEL. 
Таблиця 3.2.    Підбір перерізів стержнів ферми

	Елементи ферми
	Стержні ферми
	N,       кН
	Переріз
	Характеристики
	Довжини
	Гнучкості
	φ
	γc
	Ry,     кН/см2
	Пере-вірка
	nпр

	
	
	
	
	A,     см2
	ix,       см
	iy
	l
	lx
	ly
	λx
	λy
	λyмов
	[λ]
	
	
	
	
	

	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	

	Верхній пояс
	1–2
	0,0
	13ШТ1
	27,20
	3,38
	4,23
	300
	300
	300
	89
	71
	3,03
	150
	1,000
	1
	24
	0,000
	

	
	2–3
	-310,5
	13ШТ1
	27,20
	3,38
	4,23
	300
	300
	300
	89
	71
	3,09
	130
	0,546
	1
	25
	0,837
	

	
	3–4
	-310,5
	13ШТ1
	27,20
	3,38
	4,23
	300
	300
	300
	89
	71
	3,09
	130
	0,546
	1
	25
	0,837
	

	Нижній пояс
	5–6
	193,8
	11.5БТ1
	16,50
	3,32
	2,47
	600
	600
	600
	181
	243
	8,46
	400
	1,000
	1
	25
	0,470
	

	
	6–7
	349,0
	11.5БТ1
	16,50
	3,32
	2,47
	300
	300
	300
	90
	121
	4,23
	400
	1,000
	1
	25
	0,846
	

	Розкоси
	2–5
	-248,4
	L110x7
	30,30
	3,4
	4,75
	384
	384
	384
	113
	81
	3,94
	132
	0,410
	1
	25
	0,799
	1,8

	
	2–6
	149,0
	L45x4
	6,96
	1,38
	2,12
	384
	307
	384
	223
	181
	7,76
	400
	1,000
	1
	25
	0,857
	3,0

	
	4–6
	-49,7
	L63x5
	12,26
	1,94
	2,85
	384
	307
	384
	158
	135
	5,52
	161
	0,246
	0,8
	25
	0,822
	4,0

	Стійки
	1–5
	-31,1
	Надопорна стійка із складеного двотавра

	
	3–6
	-62,1
	L56x4
	8,76
	1,73
	2,55
	240
	192
	240
	111
	94
	3,87
	159
	0,420
	0,8
	25
	0,843
	2,5

	
	4–7
	0,0
	L45x4
	6,96
	1,38
	2,12
	240
	192
	240
	139
	113
	4,85
	180
	1,000
	0,8
	25
	0,000
	3,3


В останній колонці таблиці наведена мінімально необхідна кількість з’єднувальних прокладок між кутниками елементів гратки, підрахована для стиснутих стержнів за формулою 
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, а для розтягнутих – за формулою 
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. Виходячи з мінімальної розрахункової довжини зварного шва, рівної 40 мм, поперечний переріз усіх з’єднувальних планок приймаємо рівним 50×6 мм. Довжина планок приймається на 20…30 мм більшою за ширину полички кутника.
3.3.  Розрахунок і конструювання вузлів ферми

Розрахунок проміжних вузлів ферми зводиться до визначення довжини швів, якими елементи ґратки приварюються до поясів ферми. Виходячи з товщини кутників гратки, від 5 мм до 8 мм, а також товщини вузлових фасонок, рівної 6 мм і 7 мм, приймаємо шви катетом kf=3 мм і kf=6 мм. За вказівками пункту 16.1.16 ДБН В.2.6-198:2014 визначаємо несучі здатності одного погонного сантиметра швів по металу шва і по межі сплавлення з основним металом і вибираємо розрахункове (менше) значення. 

Для швів катета kf=3 мм отримуємо
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Для швів катета kf=6 мм отримуємо
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При обчисленнях враховано:

· коефіцієнти форми шва βf=0,7 і βz=1,0 за табл. 16.2 ДБН В.2.6-198:2014 (напівавтоматичне зварювання дротом суцільного перерізу діаметром 1,4 мм);

· розрахунковий опір за металом шва Rwf=18 кН/см2 за таблицею Д.2 ДБН В.2.6-198:2014 (зварювальний дріт Св-08Г2С згідно таблиці Д.1);
· розрахунковий опір за межею сплавлення Rwz=0,45×Run=0,45×38=17,1 кН/см2;
Прикріплення кожного кутника здійснюється фланговими швами вздовж обушка та вздовж пера, необхідна довжина яких визначається за формулами:
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де     N  – розрахункове зусилля в стержні з таблиці 3.1;

  αо і αп – коефіцієнти розподілу зусилля між пером і обушком, 
                які для рівнобічних кутників дорівнюють 0,7 і 0,3;

 kfo і kfп – катети швів, прийнятих для приварювання стержня з боку обушка
                та з боку пера відповідно до товщини полички кутників з таблиці 3.2;

Nwo  і  Nwп – визначені раніше несучі здатності 1 см швів з катетами  kfo і kfп.

Довжини усіх швів обчислені в таблиці 3.3. Згідно з конструктивними вимогами пункту 16.1.5 ДБН В.2.6-198, при розробленні креслення усі шви приймають не меншими за 5×kf і за kf+40 мм з округленням до 5 мм у більшу сторону. Отже, довжина шва з катетом 3 мм повинна бути не меншою за 45 мм, а шва з катетом 6 мм – не меншою за 50 мм. Усі шви повинні виводитися на торець кутників на 20 мм.
Таблиця 3.3.   Зварні шви прикріплення стержнів ґратки з парних кутників

	Елементи ферми
	Стержні ґратки
	N
кН
	Переріз
	Шви біля обушка
	Шви біля пера

	
	
	
	
	kfo
	Nwo
	lwo
	kfп
	Nwп
	lwп

	Розкоси
	2–5
	-248,4
	L110x7
	6
	7,18
	12,7
	3
	3,59
	10,6

	
	2–6
	149,0
	L45x4
	3
	3,59
	14,8
	3
	3,59
	6,5

	
	4–6
	-49,7
	L63x5
	3
	3,59
	5,2
	3
	3,59
	2,4

	Стійки
	1–5
	-31,1
	Надопорна стійка із зварного двотавра

	
	3–6
	-62,1
	L56x4
	3
	3,59
	6,3
	3
	3,59
	2,9

	
	4–7
	0,0
	L45x4
	3
	3,59
	–
	3
	3,59
	–


Розрахунок і конструювання опорного вузла ферми виконано за рекомендаціями підручників [4, 5] і методичних вказівок [7]. На кресленні опорного вузла, виконаним з урахуванням довжини швів прикріплення опорного розкосу (рисунок 3.2), вимірюємо довжину зварних швів, якими опорний фланець прикріпляється до вузла: lw=2×(265-15)=500 мм=50 см. 

З урахуванням погонних навантажень на ригель, визначених у підрозділі 1.4, опорна реакція ферми дорівнює 
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Навантаження на 1 см шва кріплення фланця до опорного вузла дорівнює F/lw=149/50=2,98 кН/см. Обираємо зварний шов катета 3 мм з несучою здатністю 3,59 кН/см.
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Рис. 3.2.   Ескіз опорного вузли ферми
Ширину опорного фланця приймаємо рівною bФ=180 мм за шириною верхнього поясу з тавра 13ШТ1, рівною 180 мм, та з урахуванням умов розміщення болтів діаметра 16 мм. Тоді необхідна товщина фланця дорівнює
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Приймаємо фланець з полоси перерізом 180×10 мм висотою 275 мм. Надопорну стійку виконуємо із зварного двотавра, переріз якого призначається конструктивно: полички з листів 180×10 мм та стінка з листа 220×10 мм. Фланець прикріплюється до надопорної стійки чотирма болтами діаметром 16 мм класу точності С та найменшого класу міцності 5.6. 

Розрахунок і конструювання укрупнювального вузла ферми виконано за рекомендаціями підручників [4, 5] і методичних вказівок [7]. Передача зусилля здійснюється через горизонтальні та вертикальні накладки, прикріплені високоміцними болтами з метою створення фрикційного з’єднання.

Оскільки зусилля у нижньому поясі є більшим, розраховуємо нижній укрупнювальний вузол, ескіз якого зображений на рисунку 3.3. Через нижній укрупнювальний вузол передається зусилля в нижньому поясі N=349 кН.
Зусилля в горизонтальній і вертикальних накладках дорівнюють:
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При ширині полички тавра верхнього пояса 11,5БТ1, рівній 110 мм, приймаємо ширину горизонтальної накладки  bГ=110 мм. Товщина горизонтальної накладки дорівнює
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Висоту вертикальних накладок bВ, які ставляться з обох боків фасонки, з урахуванням зображеної на рисунку 3.3 конструкції вузла та розміщення болтів приймаємо рівною 100 мм. Товщина вертикальних накладок дорівнює
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Приймаємо горизонтальну накладку з листа перерізом 110×10 мм і дві вертикальні накладки з листа перерізом 100×6 мм (за товщиною фасонки нижнього пояса ферми). У верхньому укрупнювальному вузлі приймаємо горизонтальну накладку з листа перерізом 180×10 мм і дві вертикальні накладки з листа перерізом 100×6 мм. 
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Рис. 3.3.  Ескіз нижнього укрупнювального вузла 
Укрупнювальний вузол збирається на високоміцних болтах діаметром 16 мм із сталі 40Х "селект". За таблицею Д.7 ДБН В.2.6-198 визначаємо розрахунковий опір болтів у фрикційному з’єднанні Rbh=77 кН/см2. При обробці поверхонь газополум’яневим способом, контролі натягу болтів за кутом повороту гайки та отворах діаметром 18 мм за таблицею 16.5 ДБН В.2.6-198 коефіцієнт тертя дорівнює μ=0,42, а коефіцієнт умов роботи γh=1,12×0,9=1,01. Несуча здатність одного болта при одній площині тертя за формулою (16.17) ДБН В.2.6-198 дорівнює
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Кількість болтів для прикріплення горизонтальної накладки при одній площині тертя
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Кількість болтів для прикріплення вертикальних накладок при двох площинах тертя
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Коефіцієнти умов роботи γb=0,9 і γb=0,8 прийняті за пунктом 16.3.4 ДБН В.2.6-198 залежно від кількості болтів у з’єднанні.

Остаточно приймаємо 8 болтів для кріплення горизонтальних накладок і 2 болти для кріплення вертикальних накладок, що показано на рисунку 3.3. Згідно з таблицею 16.3 ДБН В.2.6-198, мінімальна відстань між центрами отворів дорівнює 36 мм, а до краю елемента – 27 мм.
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