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В С Т У П

Згідно з завданням, потрібно запроектувати сталевий каркас виставкового залу при таких вихідних даних:
· Район будівництва – м. Черкаси,
· Довжина будівлі – 66 м,
· Проліт будівлі – 24 м,
· Висота приміщення – 12 м, 

· Крок поперечних рам – 6 м,

· Покрівля утеплена по сталевому профільованому настилу (тип 2).
· Кроквяна ферма з паралельними поясами. Пояси і гратка виконуються з гнутих замкнутих профілів (квадратних і прямокутних труб). Схема ферми прийнята за завданням на проектування.
· Конструкції перевозяться залізничним транспортом.
Відповідно до завдання, інші конструктивні рішення прийняті самостійно. Передбачене шарнірне обпирання ферми на колону через опорне ребро та надопорну стійку, виконану із зварного двотавра. Укрупнювальні вузли ферми виконані на фланцях та високоміцних болтах, які працюють на розтяг. Колони виконані з прокатних двотаврів з паралельними гранями поличок. База колони – з вертикальними траверсами, привареною до них опорною плитою та анкерними болтами, які сприймають зусилля відриву бази від фундаменту. 

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 [3], при вказаній в завданні довжині однопролітної будівлі 66 м каркас складається з одного температурного блока. Згідно з вимогами підрозділу 17.5 ДБН [3], передбачені такі елементи системи в’язей каркаса:
· вертикальні в’язі по колонах в осях 6–7;

· поперечні горизонтальні в’язі у площині верхніх поясів ферм в торцях температурного блока, тобто в осях 1–2 та 11–12;

· вертикальні в’язі між фермами між осями 1–2 та 11–12 (по коньку та над опорами ферм);
· розтяжки між фермами в осях 2–11 на рівні верхніх поясів ферм по коньку та над опорами;

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

Оскільки ферми виконуються з гнутих замкнутих профілів, в’язі також виконуються з квадратних труб і мають розкісну гратку. Розроблена схема в’язей зображена на рисунку 1.1.
[image: image1.jpg]/| 100

‘51}73/[/7[7 Bebxwix {70}7[[7%’ Q?E/YV





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 2 за таблицею Б.1 [7]. З урахуванням товщини гідроізоляції, утеплювача, несучого СПН та прогонів орієнтовно приймаємо товщину покрівлі  hП=300 мм.
6) При прольоті будівлі 24 м та ухилі покрівлі 1,5% (за заданою схемою ферми) передбачаємо внутрішній водовідвід і парапет висотою 700 мм. 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 необхідно встановити коефіцієнти відповідальності та групи конструкцій для вибору відповідного класу міцності сталі. Необхідні розрахункові параметри для кроквяної ферми та колони встановлюються в таблиці 1.1 у такому порядку:

· за додатком А ДБН В.1.2-14-2009 [1] визначаємо, що будівля виставкового 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 [3] встановлюємо бали, що відповідають визначеним показникам, обчислюємо суму балів та визначаємо групу конструкцій за пунктом А.1 ДБН В.2.6-198;
· вибираємо клас сталі за таблицею Г.1 ДБН В.2.6-198, враховуючи групу конструкцій та бажані показники міцності (враховуючи легку покрівлю та порівняно невеликий проліт будівлі, використовуємо сталі мінімально можливої міцності);
· за таблицею 5 ДБН В.1.2-14-2009 визначаємо коефіцієнт відповідальності для розрахунку за граничним станом першої групи в усталеній розрахунковій ситуації  γn=1,25; 
· 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 245

	    Коефіцієнт відповідальності  γn
	
	1,25
	1,25

	    Термін експлуатації  Tef , роки
	
	100
	100


За сумою балів з таблиці 1.1 обираємо групи конструкцій та класи сталі:

для ферми  – Stot=33, група 1, сталь С 255;

для колони – Stot=20, група 3, сталь С 245.
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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 Па
де  S0.=1520 Па – характеристичне значення снігового навантаження для м. Черкаси 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. Черкаси дорівнює  W0=420 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. Черкаси 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=0,53 (за інтерполяцією при b/l=66/24=2,75  та h1/l=16,4/24=0,68).
· 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=0,656;
на рівні верхньої точки покрівлі НВ=16,4 м – СhВ=0,768;
еквівалентне значення при висоті ригеля 12,2 м та заглибленні фундаменту 0,6 м – Сhе=0,522.

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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      =1200 = Н/м=1,20 кН/м;

· пасивна складова вітрового тиску, що діє з підвітряного боку будівлі
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      =795 Н/м=0,80 кН/м;

· сумарне вітрове навантаження вище рівня ригеля
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      =11426 Н=11,43 кН.

Постійне навантаження від ваги конструкцій покрівлі визначене в таблиці 1.1 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 1.1.   Постійне навантаження від маси покрівлі
	Склад покрівлі
	Q0  (Па)
	γfm
	Qm  (Па)

	Покрівельний сталевий профільований настил
	60
	1,05
	63

	Дифузійна мембрана
	30
	1,2
	36

	Утеплювач з мінераловатних плит середньою густиною  ρ=150 кг/м3  та товщиною 160 мм
	240
	1,2
	288

	Пароізоляційна плівка
	30
	1,2
	36

	Сталевий профільований настил
	140
	1,05
	147

	Сталеві прогони 
	80
	1,05
	84

	Кроквяна ферма з в’язями
	93
	1,05
	98

	У с ь о г о
	673
	––
	752


Вага кроквяної ферми з квадратних труб разом з в'язями визначена залежно від прольоту ферми L = 24 м та суми розподілених навантажень від снігу і ваги покрівлі q = 1733 + 724 = 2457 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 дорівнює нулю за рахунок обпирання ферми по осі колони. Зображена на рисунку 1.3 рама є один раз статично невизначеною. 
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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:
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Зусилля від дії снігового навантаження:
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Зусилля від дії вітрового навантаження:                
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кН×м;

З метою контролю правильності розрахунків виконуємо перевірку рівноваги рами за згинальними моментами:
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Рівновага рами підтверджує правильність визначення зусиль, які далі будуть використані для розрахунку колони.
2.  ПРОЕКТУВАННЯ КОЛОНИ КАРКАСА

2.1.  Визначення розрахункових зусиль в колоні

Для проектування колони визначаємо розрахункові зусилля в перерізі А лівої колони на рівні обрізу 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
	54,5
	

	2. Снігове
	1
	зусилля
	0
	124,8
	

	3. Вітер зліва
	1
	зусилля
	-159,2
	0
	

	4. Вітер справа
	1
	зусилля
	151,0
	0
	

	+Mmax  і  N
	1
	номери навантажень
	1, 4

	
	
	зусилля
	151,0
	54,5
	

	
	0,9
	номери навантажень
	1, 2, 4

	
	
	зусилля
	135,9
	161,4
	

	–Mmax  і  N
	1
	номери навантажень
	1, 3

	
	
	зусилля
	-159,2
	54,5
	

	
	0,9
	номери навантажень
	1, 2, 3

	
	
	зусилля
	-143,3
	161,4
	

	Nmax  і  +M
	1
	номери навантажень
	1, 2

	
	
	зусилля
	0
	179,3
	

	
	0,9
	номери навантажень
	1, 2, 4

	
	
	зусилля
	135,9
	161,4
	

	Nmax  і  –M
	1
	номери навантажень
	1, 2

	
	
	зусилля
	0
	54,5
	

	
	0,9
	номери навантажень
	1, 2, 3

	
	
	зусилля
	-143,3
	161,4
	

	Nmin  і  ±M
	1
	номери навантажень
	1, 3

	
	
	зусилля
	-159,2
	45,0
	


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

     NЗМ – такі ж 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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 (Qm=756 Па і  Qe=690 Па – навантаження з таблиці 1.1).

Для підбору перерізу колони з таблиці 2.1 вибираємо найнебезпечнішу комбінацію (незалежно від знаку згинального моменту). З таблиці 2.1 вибираємо комбінацію зусиль від дії маси покрівлі, снігу та вітру зліва (1, 2, 3):   M=-143,3 кН×м,  N=161,4 кН.  Ця комбінація дає найбільше значення зусилля в поличці колони    
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2.2.  Підбір перерізу колони

У підрозділі 1.5 встановлено, що для колони каркасу будівлі виставкового залу коефіцієнт відповідальності для розрахунку за граничним станом першої групи в усталеній розрахунковій ситуації дорівнює  γn=1,25. Це значення буде враховуватися при виконанні усіх перевірок стержня колони, розрахунках оголовка та бази. Вище встановлені такі розрахункові зусилля для підбору перерізу колони:  M=143,3 кНм; N=161,4 кН.

За таблицею 5.1 ДБН В.2.6-198:2014 визначаємо, що коефіцієнт умов роботи колони громадської будівлі дорівнює γс=0,95.

За таблицею Г.2 ДБН В.2.6-198:2014 для сталі С 245, обраної у підрозділі 1.3 для виготовлення колони,  Ry=24 кН/см2, Run=37 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 довжина з площини рами ly=6,4 м приймаємо рівною половині висоти колони за рахунок встановлення додаткової розпірки у вертикальних в’язях по колонах, яка показана на схемі в’язей з рисунка 1.1.

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. 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 визначаємо за формулами строчки 5 таблиці Ж.2 ДБН В.2.6-198 з інтерполяцією по величині відношення  Af /Aw. При Af /Aw=0,5  
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,  при Af /Aw=1,0  
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,  при Af /Aw=0,53  
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Приведений відносний ексцентриситет за формулою (10.7) ДБН В.2.6-198
mef=ηm=1,25×5,45=6,84.

Коефіцієнт стійкості при позацентровому стиску по інтерполяції за таблицею Ж.3 ДБН В.2.6-198 залежно від  mef=6,84  і  
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=4,37:      φе =0,123. 

Перевірка стійкості у площині рами за формулою (1.6.5) ДБН В.2.6-163:
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Гранична гнучкість за формулою з таблиці 13.9 ДБН В.2.6-198 дорівнює λlim=180–60×0,777=133. Оскільки фактична гнучкість λх=128 не перевищує граничну, остаточно приймаємо двотавр 50Б1. 

Визначаємо гнучкість та умовну гнучкість колони з площини рами 
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Коефіцієнт стійкості при центральному стиску за кривою типу b  за таблицею з вказівок [7] дорівнює  φ =0,387.

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=143,3×2/3=95,5 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 не перевищує граничної. Остаточно приймаємо стержень колони з прокатного двотавра 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. 
[image: image48.jpg]250





Рис. 2.1.  Ескіз оголовка колони

Приймаємо висоту вертикального ребра  hr=(0,5÷0,8)×b=250 мм, а ширину опорного фланця ферми – 140 мм і визначаємо товщину вертикального ребра з умови зминання від опорної реакції ферми, рівної найбільшій поздовжній силі в колоні N=179 кН за таблицею 2.1:
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Товщина ребра з умови забезпечення місцевої стійкості:
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З урахуванням товщини стінки колони 8,8 мм та полички 12 мм приймаємо товщину вертикального ребра 12 мм.

Згідно з формулами (16.2), (16.3) ДБН В.2.6-198 за найбільшою поздовжньою силою в колоні N=179×1,2=215 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.  Розрахунковий опір кутового шва, виконаного зварювальним дротом Св-08Г2С за металом шва дорівнює Rwf=18 кН/см2 (за таблицею Д.2 ДБН В.2.6-198). Розрахунковий опір за межею сплавлення дорівнює Rwz=0,45×Run=0,45×37=16,65 кН/см2.
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 см – за металом шва;
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см – по межі сплавлення.

Приймаємо за таблицею 16.1 ДБН В.2.6-198 шви мінімального катету для зварювання елементів товщиною 11…16 мм:   kf=4 мм.
Товщину горизонтальної опорної плити приймаємо рівною 12 мм  за товщиною полички колони 12 мм. Горизонтальні ребра також виконуємо з листа товщиною 12 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 492×200 мм: ширина плити ВПО=360 мм, а довжина LПО=600 мм. При товщині траверс 12 мм це дасть консольні звіси опорної плити, рівні 68 мм. При дії розрахункової комбінації зусиль M=143 кН×м,  N=161 кН максимальні напруження в бетоні фундаменту під опорною плитою бази з урахуванням коефіцієнта відповідальності γn=1,25 дорівнюють 
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 кН/см2=9,2 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=3240 см2.
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Рис. 2.2.  Ескіз бази колони

Висоту траверс бази приймаємо рівною hТ =(0,5÷1,0)×b=480 мм, а їх товщину  tТ=12 мм. Визначаємо катет швів, якими траверси приварюються до стержня колони, з урахуванням комбінації зусиль M=143 кН×м,  N=161 кН та розрахункової довжини цих швів lw=hT–2=46 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
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З урахуванням конструктивних вимог таблиці 16.1 та пункту 16.1.5 ДБН [3] приймаємо шви катетом 12 мм.
Опорна плита бази розраховується на згин від дії реактивних напружень у бетоні σb=0,92 кН/см2, які визначені вже з урахуванням коефіцієнта відповідальності. Згинальні моменти в плиті визначаємо за формулами (М.1), (М.2) та вказівками таблиці М.2 з додатку Н ДБН В.2.6-163. Ділянку 1 при відношенні сторін 300/58>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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За сортаментом товстолистової сталі, приймаємо опорну плиту бази товщиною 25 мм із сталі С 235.

Для розрахунку анкерних болтів в таблиці 2.1 складена комбінація зусиль "Nmin і ±M":  N=45,0 кН,  M=159 кН×м. За нею визначаємо максимальне та мінімальне значення напружень в бетоні під плитою
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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 100 мм від краю плити. Тоді відстань від центру ваги стиснутої зони бетону до осі анкерних болтів дорівнює y= 19,7+30+10=59,7 см.  Зусилля в анкерних болтах визначаємо з урахуванням коефіцієнта відповідальності  γn=1,25:
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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 48 мм з площею перерізу Abn=14,72 см2.

Ширину плити для кріплення анкерних болтів назначаємо з умов її розміщення на траверсах bПА=200 мм.  Один болт посередині плити з отвором під нього d = 50 мм дає розрахункову ширину плити 15 см. 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=10×314/2=1570×кНсм. Товщина плити з умови міцності при згині (Ry=21 кН/см2 для сталі С 235 товщиною понад 40 мм)
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Приймаємо плиту перерізом 200×60 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 розділі 1.5:

· клас відповідальності будівлі спортивного залу університету – 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, а також усіх її стержнів з квадратних труб  γс=1.
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, а також визначених у розділі 1 величин постійного та qПОСТ снігового qС навантаження. З метою спрощення подальших розрахунків зосереджені навантаження на вузли ферми визначимо з урахуванням коефіцієнта відповідальності, який не будемо вводити у формули підбору перерізів та розрахунку вузлів:
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 кН,
де  d=3 м – відстань між вузлами верхнього пояса ферми.
Зусилля в усіх стержнях ферми отримані множенням цих зосереджених 
навантажень на зусилля від одиничного навантаження. Розрахункові зусилля в стержнях ферми визначені, 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)
	Розрахункові зусилля  (кН)

	
	
	
	одиничного
	постійного
	снігового
	

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

	
	2–3
	3000
	-5,62
	-95,7
	-219,2
	-314,8

	
	3–4
	3000
	-5,62
	-95,7
	-219,2
	-314,8

	
	4–5
	3000
	-7,50
	-127,7
	-292,5
	-420,2

	Нижній пояс
	6–7
	6000
	3,28
	55,8
	127,9
	183,7

	
	7–8
	6000
	7,03
	119,7
	274,2
	393,8

	Розкоси
	2–6
	4386
	-4,80
	-81,7
	-187,2
	-268,9

	
	2–7
	4386
	3,43
	58,4
	133,8
	192,1

	
	4–7
	4386
	-2,06
	-35,1
	-80,3
	-115,4

	
	4–8
	4386
	0,69
	11,7
	26,9
	38,7

	Стійки
	1–6
	3200
	-0,50
	-8,5
	-19,5
	-28,0

	
	3–7
	3200
	-1,00
	-17,0
	-39,0
	-56,0

	
	4–8
	3200
	-1,00
	-17,0
	-39,0
	-56,0


3.2.  Підбір перерізів стержнів ферми

Згідно із завданням, запроектована ферма з поясами та граткою з квадратних і прямокутних труб. 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 1.3 з урахуванням призначення будівлі, призначення та особливостей роботи конструкції. Згідно з таблицею Г.2 ДБН В.2.6-1983:2014, для листового прокату товщиною від 4 до 10 мм  Ry=24 кН/см2, Run=38 кН/см2.
Необхідна площа нижнього пояса дорівнює
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Приймаємо квадратну трубу перерізом 120×4 з характеристиками: A=18,5 см2,  ix= iy=4,71 см. 
Гнучкість у площині ферми        
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Перевірка міцності за формулою  (8.1) ДБН В.2.6-198:2014:
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          Запас міцності складає 11%. 
У першому наближенні приймаємо коефіцієнт стійкості рівним φ=0,4÷0,7 і визначаємо необхідну площу верхнього пояса 
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Приймаємо квадратну трубу 120×5 мм з характеристиками: A=22,9 см2,  ix=iy=4,66 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 10.1 ДБН В.2.6-198:2014 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 10%, а гнучкість стержня λx=64 не перевищує граничної. Остаточно приймаємо переріз верхнього пояса з квадратної труби перерізом 120×5 мм.

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

· розрахункова довжина опорного розкосу дорівнює геометричній довжині, а для інших стиснутих стержнів – 0,9×l; 

· з умови продавлювання стінок поясів ширина стержнів гратки приймається в межах 0,6…0,8 ширини пояса, тобто від 72 мм до 96 мм.
Результати підбору перерізів усіх стержнів наведені в таблиці 3.2.  Опорний розкіс  2-6 перевантажений усього на 1%.  Слабо навантажені стійки і розкоси з шириною перерізу 80 мм прийняті за їх шириною з умови продавлювання поясів. При спробі прийняти труби шириною 70 мм вияснено, що в сортаменті вони є з товщиною 4 мм, а площа їх перерізу більша, ніж у прийнятого 80×3 мм.
Таблиця 3.2.    Підбір перерізів стержнів ферми

	Елемент ферми
	Стержні ферми
	N,       кН
	Переріз гнутого профілю
	Характеристики
	Довжини
	Гнучкості
	φ
	γc
	Ry,     кН/см2
	Пере-вірка

	
	
	
	
	A,     см2
	ix,       см
	iy

см
	l 

см
	lx 

см
	ly
см
	λx
	λy
	
	[λ]
	
	
	
	

	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	
	

	Верхній пояс
	1–2
	0,0
	120x5
	22,90
	4,66
	4,66
	300
	300
	300
	64
	64
	2,20
	180
	1,000
	1
	24
	0,000

	
	2–3
	-314,8
	120x5
	22,90
	4,66
	4,66
	300
	300
	300
	64
	64
	2,20
	140
	0,851
	1
	24
	0,673

	
	3–4
	-314,8
	120x5
	22,90
	4,66
	4,66
	300
	300
	300
	64
	64
	2,20
	140
	0,851
	1
	24
	0,673

	
	4–5
	-420,2
	120x5
	22,90
	4,66
	4,66
	300
	300
	300
	64
	64
	2,20
	126
	0,851
	1
	24
	0,898

	Нижній пояс
	6–7
	183,7
	120x4
	18,50
	4,71
	4,71
	600
	600
	600
	127
	127
	4,35
	400
	1,000
	1
	24
	0,414

	
	7–8
	393,8
	120x4
	18,50
	4,71
	4,71
	600
	600
	600
	127
	127
	4,35
	400
	1,000
	1
	24
	0,887

	Розкоси
	2–6
	-268,9
	100x6
	22,60
	3,8
	3,8
	439
	439
	439
	115
	115
	3,94
	119
	0,490
	1
	24
	1,012

	
	2–7
	192,1
	100x60x3
	9,20
	2,46
	3,66
	439
	395
	395
	160
	108
	5,48
	400
	1,000
	1
	24
	0,870

	
	4–7
	-115,4
	80x4
	12,20
	3,07
	3,07
	439
	395
	395
	129
	129
	4,39
	150
	0,395
	1
	24
	0,999

	
	4–8
	38,7
	100x60x3
	9,20
	2,46
	3,66
	439
	395
	395
	160
	108
	5,48
	400
	1,000
	1
	24
	0,175

	Стійки
	1–6
	-28,0
	80x3
	9,20
	3,12
	3,12
	320
	288
	288
	92
	92
	3,15
	199
	0,671
	1
	24
	0,189

	
	3–7
	-56,0
	80x3
	9,20
	3,12
	3,12
	320
	288
	288
	92
	92
	3,15
	187
	0,671
	1
	24
	0,378

	
	4–8
	-56,0
	80x3
	9,20
	3,12
	3,12
	320
	288
	288
	92
	92
	3,15
	187
	0,671
	1
	24
	0,378


3.3.  Розрахунок і конструювання вузлів ферми

Розрахунок проміжних вузлів зводиться до перевірки можливості  приварювання стержнів гратки кутовими чи стиковими швами. Враховуючи невелику товщину стінок труб, приймаємо напівавтоматичне зварювання в середовищі вуглекислого газу дротом суцільного перерізу діаметром до 1,4 мм. Необхідні розрахункові параметри встановлюємо за ДБН В.2.6-198:2014:
· коефіцієнти форми шва βf=0,7 і βz=1,0 за табл. 16.2 ДБН;

· зварювальний дріт Св-08Г2С згідно таблиці Д.1 ДБН;
· розрахунковий опір за металом шва Rwf=18 кН/см2 за таблицею Д.2 ДБН;
· розрахунковий опір за межею сплавлення Rwz=0,45×Run=0,45×38=17,1 кН/см2.
Згідно з пунктом (16.1.16) ДБН [3] визначаємо розрахунковий переріз зварних швів:
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Тому надалі розрахунок усіх зварних швів ферми проводиться за металом шва по формулі (16.2). Згідно з рекомендаціями методичних вказівок, вимірюємо довжини швів по контуру обварювання стержнів  lw  і визначаємо необхідні катети швів з урахуванням визначених раніше параметрів та зусиль у стержнях N за формулою
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Розрахунки швів зведені до таблиці 3.3, де окрім обчисленого катета шва наведені також максимально допустимі катети  1,2×tmin , визначені за меншою товщиною стінки tmin двох зварюваних елементів (пояса чи елемента гратки).
Таблиця 3.3.   Зварні шви прикріплення стержнів ґратки квадратних труб
	Елементи ферми
	Стержні ґратки
	N
кН
	Переріз
	lw
	Кутові шви
	Стикові шви

	
	
	
	
	
	kf 
	1,2×tmin
	t
	Rwy
	Перевірка 

	Розкоси
	2–6
	-268,9
	100x6
	47
	0,45
	5,0
	
	
	

	
	2–7
	192,1
	100x60x3
	36
	0,42
	3,0
	
	
	

	
	4–7
	-115,4
	80x4
	38
	0,24
	4,0
	
	
	

	
	4–8
	38,7
	100x60x3
	36
	0,09
	3,0
	
	
	

	Стійки
	3–7
	-56,0
	80x3
	32
	0,14
	3,0
	
	
	

	
	5–8
	-56,0
	80x3
	32
	0,14
	3,0
	
	
	


З таблиці видно, що опорний розкіс слід приварювати швом катета 5 мм, усі інші елементи гратки – швами катетом 3 мм. Розкіс 2-7 кутовим швом приварити неможливо, тому вирішено збільшити його переріз до прямокутної труби 100x60x4 мм і приварити його швами катета 5 мм.
В якості прикладу на рисунку 3.2 зображений ескіз проміжного вузла № 2. Зверху на верхній пояс встановлена листова накладка шириною 100 мм, призначена для кріплення прогонів покрівлі. Інші вузли виконуються таким же чином, як показано на рисунку 3.2.
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Рис. 3.2.  Проміжний вузол № 2

Розрахунок і конструювання опорного вузла ферми виконано за рекомендаціями методичних вказівок [7]. На кресленні опорного вузла, виконаному в масштабі й наведеному на рисунку 3.3, вимірюємо довжину зварних швів, якими опорний фланець прикріпляється до вузла по контуру нижнього пояса та опорного розкосу:  lw=48 см. 
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Рис. 3.3.   Ескіз опорного вузли ферми

З урахуванням погонних навантажень на ригель, визначених у підрозділі 1.4, опорна реакція ферми дорівнює 
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Катет шва, необхідний для кріплення опорного фланця, дорівнює
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Приймаємо кутовий шов з катетом 3 мм, який може бути проварений на поясі з товщиною стінки 4 мм.
З урахуванням габариту нижнього поясу 120 мм приймаємо ширину опорного фланця bФ=140 мм. Болти для прикріплення надопорної стійки розмістимо зверху та знизу вузла. Тоді необхідна товщина фланця дорівнює
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Приймаємо фланець з полоси перерізом 140×10 мм. Надопорну стійку виконуємо із зварного двотавра, переріз якого призначається конструктивно: полички з листів 140×6 мм та стінка з листа 228×6 мм. Фланець прикріплюється до надопорної стійки чотирма болтами діаметром 16 мм класу точності С та найменшого класу міцності 5.6. Прикріплення надопорної стійки до верхнього пояса виконуємо такими ж чотирма болтами до фланця перерізом 140×10 мм. Надопорна стійка прикріплюється до колони двома такими самими болтами. 
Розрахунок і конструювання укрупнювального вузла ферми виконано за рекомендаціями методичних вказівок [7]. Передача зусилля здійснюється через фланці та високоміцні болти. Ескіз вузла наведено на рисунку 3.4.
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Рис. 3.4.  Ескіз укрупнювального вузла нижнього пояса

Розрахунок вузла:
1. Зусилля у вузлі приймаємо рівним геометричній сумі зусиль в нижньому поясі NП=393,8 кН  та в розкосі 4–8 який примикає до вузла,  NР=38,7  кН:
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Косинус кута нахилу розкоса визначений з трикутника за відомою довжиною стержнів ферми  cos(α)=3000/4386=0,684.

2. Вимірюємо на ескізі довжину швів прикріплення фланця до пояса lw=48 см  і розраховуємо необхідний катет на зусилля  N :
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На нижній пояс із товщиною стінки 4 мм такий шов наварити не можна, тому приварку фланця до пояса підсилюємо чотирма ребрами жорсткості, показаними на ескізі вузла. Сумарна довжина швів кріплення фланця збільшується до lw =4×(110+95+115)=1280 мм, а катет шва дорівнює
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Остаточно приймаємо зварний шов катетом 3 мм.

3. Для з’єднання фланців приймаємо болти класу міцності 10.9, які за таблицею Д.4 ДБН мають розрахунковий опір при розтягу Rbt=540 МПа. Необхідна сумарна площа нетто болтів дорівнює
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Враховуючи умови розміщення болтів на фланці (місце під ключ) за таблицею Д.8 ДБН вибираємо 4 болти діаметром 20 мм, які мають сумарну площу болта нетто  An=4×Abn=4×2,45=9,8 см2. Зусилля на один болт дорівнює Nb=420,3/4=105 кН.
4. Товщина фланця визначається з умов роботи на згин. За рекомендацією методичних вказівок товщину фланця розраховуємо за формулою:
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Розмір  a=110 мм прийнятий рівним відстані між ребрами жорсткості, а розмір  c=40 мм відповідає місцю під ключ за таблицею В.7 методичних вказівок. Відстань від осі болта до краю фланця визначаємо за таблицею 1.12.3 ДБН: 1,3×d=1,3×24=31 мм. З округленнями приймаємо фланець товщиною 30 мм і шириною 260 мм.  Висота фланця визначається конструктивно з умови розміщення болтів.
Стик верхнього поясу працює на стиск, тому болти є конструктивними. Цей вузол виконується з такими ж розмірами та болтами, як і в нижньому вузлі.
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