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1.  ОСНОВНЫЕ ОСОБЕННОСТИ ИЗУЧЕНИЯ ПЕРВОЙ ЧАСТИ 

ОБЩЕГО КУРСА «СТАЛЬНЫЕ КОНСТРУКЦИИ» 

 СТУДЕНТАМИ ННГАСУ 

Организационные особенности 

Опубликованные для учебного процесса за последние десятилетия книги и по-

собия [2, 7] вполне соответствуют традиционным примерным программам курса «Ме-

таллические конструкции» по специальности Промышленное и гражданское строитель-

ство. 

В последние годы  вузы по строительному профилю (2010…2016 г.г.)  работают 

по новым стандартам (ФГОС 08.03.01 Строительство, бакалавриат; ФГОС 08.05.01 

Строительство уникальных зданий и сооружений (СУЗ), специалитет) и соответствую-

щим учебным планам, в которых аудиторному изучению металлических конструкций 

отведен ограниченный объем часов за счет существенного увеличения часов на само-

стоятельное изучение данной учебной дисциплины (как и многих других). 

Поэтому для аудиторной работы преподавателя (лекции, практические занятия) 

и для самостоятельной работы студентов под контролем преподавателя (курсовое про-

ектирование) имеется необходимость  в издании учебных пособий, привязанных к дей-

ствующим учебным планам и рабочим программам. 

Настоящее учебное пособие (курс лекций – часть 1) предназначено для студен-

тов 4 курса (7 семестр) ННГАСУ по специальности 8.05.01 (СУЗ), для которой по учеб-

ному плану в 7 семестре выделено: 

− на лекции – 34 академических часа на поток; 

− на практические занятия – 17 часов на академическую группу; 

− на расчетно-графическую работу (РГР) – по одному часу на студента. 

Исходя из выделенных лекционных часов 1 часть учебного пособия составлена 

из следующим тем: 

тема 1 (раздел 3 ) − выбор материалов для строительных стальных конструкций 

зданий и сооружений; 

тема 2 (раздел 4) – основные положения расчета стальных строительных кон-

струкций по предельным состояниям; 

тема 3 (раздел 5) – основы работы, расчета и проектирования соединений 

стальных строительных конструкций на болтах; 

тема 4 (раздел 6) – основы работы, расчета и проектирования сварных соедине-

ний стальных строительных конструкций; 

тема 5 (раздел 7) – основы проектирования и расчета изгибаемых элементов 

стальных строительных конструкций; 

тема 6 (раздел 8) – основы проектирования и расчета центрально сжатых ко-

лонн стальных строительных конструкций; 

тема 7 (раздел 9) – основы проектирования и расчета легких ферм для стальных 

конструкций зданий и сооружений. 

Принимая во внимание целенаправленность новых стандартов (ФГОС) на уве-

личение доли самостоятельной работы студента над изучением предмета (в том числе и 

без контроля преподавателя), аудиторные лекции планируется по каждой теме сопро-

вождать списком тем рефератов (на добровольной основе) для студентов,  желающих 

углубить свои познания предмета. Проверка таких рефератов не учитывается в учебной 

нагрузке преподавателя-лектора, но их результаты планируется учитывать в промежу-

точной аттестации студента за семестр. Возможно, что это подвигнет его к выполне-

нию НИРС, что является оборотной стороной (научной со студентами) нагрузки препо-

давателя. 
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Технические особенности 

В учебных пособиях [1, 2] приведен ряд важных особенностей, лежащих в осно-

ве современного изучения студентами конструкций зданий и сооружений. Отмечено, 

что «здания и сооружения, предназначенные для удовлетворения определенных по-

требностей общества, состоят из множества элементов, объединенных в системы». Ин-

женер, решая практические задачи для отдельных подсистем, например для несущих 

конструкций, должен учитывать влияние целого. Главной задачей несущих конструк-

ций является передача  силовых потоков от мест приложения нагрузок на фундамент. В 

соответствии с объективными законами механики силовой поток, устремляясь к фун-

даментам, последовательно проходит по конструктивным элементам, сокрушая на сво-

ем пути все, что не способно обеспечить ему свободное продвижение.  Переходя с од-

ного элемента на другой, нагрузки постоянно меняются, принимая  форму нормальных 

и  поперечных сил, изгибающих и крутящих моментов, а в тесных рамках тонкостен-

ных стержней преобразуются в изгибно-крутящие бимоменты или другие более слож-

ные формы».  Понять это – первая особенность изучения студентами курса металли-

ческих конструкций. 

Задача конструктора  состоит в том, чтобы при соблюдении всех необходимых 

требований к объекту проектирования создать конструктивную схему с элементами и 

узлами, обеспечивающими простой и надежный путь для передачи силовых потоков. 

При этом каждый элемент и сооружение в целом должны обладать комплексом 

свойств:  надежности, прочности, долговечности, экономичности,  ремонтопригодности  

и других.   

Вторая особенность изучения студентами курса и получения навыков проекти-

рования металлических конструкций состоит в том, что нормативная база построена на 

принципах итерационных расчетов конструктивных элементов.  Сначала производятся 

расчеты на усилия от предварительно заданных параметров сечений и материалов, по-

лученные в идеализированных расчетных схемах, а затем производится  повторный 

статический и  конструктивный расчеты с уточнением параметров  и с удовлетворени-

ем их наиболее экономичных значений первому и  второму предельным состояниям. 

Третья особенность определена максимально простыми алгоритмами  кон-

структивных расчетов элементов при сохранении требуемой надежности по действую-

щим нормам, но при понимании конструктором (студентом) теоретических обоснова-

ний принятых алгоритмов и расчетных положений. Изучая расчеты и проектирование 

отдельных элементов, студент должен понимать, что из этих элементов состоят кон-

струкции, а из конструкций формируются здания (сооружения). 

Конструкции зданий и сооружений в зависимости от назначения делятся на три 

основные группы. 

1. Несущие, образующие основной каркас здания (сооружения), - стальные при 

стальном каркасе. 

2. Ограждающие (не только стальные), выполняющие: тепло-, влаго-, звуко, - 

изолирующие функции, а также воспринимающие атмосферные нагрузки и пе-

редающие их на несущие конструкции. 

3. Вспомогательные: стальные лестницы, площадки и др., предназначенные для 

обслуживания технологического оборудования или несущих и ограждающих 

конструкций. 

Номенклатура стальных конструкций отличается большим разнообразием (см. 

[2, стр. 6…9]. Широкое применение стальных конструкций в строительстве объясняет-

ся их существенными положительными свойствами, о чем будет сказано ниже при из-
ложении соответствующих тем пособия. 
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2. ТРАДИЦИОННЫЕ И СОВРЕМЕННЫЕ ТРЕБОВАНИЯ 

К ПРОЕКТИРОВАНИЮ СТАЛЬНЫХ КОНСТРУКЦИЙ 

2.1.  Традиционные требования 

Н.С.Стрелецкий во втором издании книги «Основы металлических конструк-

ций» [1] отметил следующие традиционные подходы к решению инженерных задач. 

Основной подход – общий инженерный метод повторных приближений: 

• проектирование должно начинаться с изучения назначения здания 

(сооружения) и технологии процесса, который оно обслуживает; 

• к этим вопросам присоединяются вопросы экономические, производ-

ственные и эстетические, объединяющиеся в виде общего задания; 

• полученные на основании этого изучения материалы опытный проекти-

ровщик согласует со своим опытом и замыслом и получает надлежащее решение; 

начинающий проектировщик комбинирует полученные материалы на основании изу-

ченных примеров и, рационализируя их, также дает ответ на поставленную задачу; в 

обоих случаях процесс является творческим и увлекательным; 

• в результате этого процесса, определяющего по существу проектировоч-

ную работу, появляются, как правило, несколько возможных вариантов, оформлен-

ных в виде соответствующих чертежей и рисунков; 

• для выбора наилучшего варианта необходимы сравнения и анализ; 
здесь требуется расчет сначала в упрощенных формах, затем все более совершенный и 

углубленный по мере развития проекта и его детализации; 

• основным преимуществом указанного подхода является его обозри-

мость, т.к. такой метод быстрее приводит к цели и является самым эффективным. 

Концентрический подход к проектированию выбранного варианта. 

Проектируя выбранный вариант здания, сооружения, основной его несущей кон-

струкции, инженер (студент) подходит к нему концентрически: 

• сначала компонует его в целом; 

• затем переходит к исследованию и проектированию отдельных его дета-

лей, пока не получит удовлетворительного решения; 

• указанный метод относится и к деталям: сначала деталь намечают в це-

лом, задаваясь ею, потом ее проверяют расчетом и совершенствуют. 

Таким образом, хотя техника и основана на математике, ее коренное отличие от 

математики состоит в том, что техника дает всегда многообразные решения, она вари-

анта, тогда как математика дает единственное решение своих алгоритмов. Вот почему 

неправильно начинать работу с расчета, хотя это и кажется с первого взгляда наиболее 
естественным. При этом аналитический подход к решению инженерной задачи при 

большом числе переменных крайне сложен, длителен и необозрителен; в его выкладках 

легко запутаться и придти к неверным результатам.  

Однако, в современных условиях аналитические проблемы расчетов в ряде слу-

чаев позволяют существенно упростить компьютерные технологии (применение  паке-

тов прикладных программ для статических расчетов и конструктивных расчетов по 

действующим нормам).  

Цель и назначение расчетов. 
Анализируя принимаемые конструкции и их детали при помощи расчетов, мы 

ставим себе двоякую цель. 

• С одной стороны, мы хотим убедиться, что принятые размеры конструк-

ций и их деталей являются безопасными, гарантирующими надежность работы здания 
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или сооружения в целом, и стальных несущих конструкций, в частности, в течение сро-

ка его службы, и, в тоже время, являются достаточно экономичными, т.е. не требую-

щими излишних запасов материалов. 

• С другой стороны, мы хотим убедиться, что во время эксплуатации кон-

струкция и ее детали будут работать так, что технологических процесс не будет иметь 

ущерба или неудобств. Данная цель достигается расчетом возможных перемещений 

конструкций, их деформаций, не превышающих предельных по нормам. 

• Обе цели достигаются контролем напряженно-деформированного состоя-

ния (НДС) конструкций от нормативных и расчетных нагрузок и воздействий. И здесь 

важно, какой из этих двух факторов будет определяющим: деформации (перемещения 

– их на практике контролировать проще, чем деформации) или напряжения.  

При новом проектировании с практической точки зрения вначале следует обес-

печить соответствие габаритов конструкции и сечений ее элементов допустимым пере-

мещениям, а затем уточнять их через расчетные напряжения, контролируя при этом и 

перемещения. 

2.2. Современные требования 

Прочность и долговечность 

Прочность и долговечность определяются рядом факторов: выбором материала, 

видом конструкции,  запасами несущей способности, достоверным расчетом и каче-

ственным выполнением конструкции; надлежащей эксплуатацией здания (сооружения). 

С точки зрения материальных затрат увеличение долговечности до последнего 

времени всегда было выгодно. При этом  долговечность определяется технологией 

процесса, обслуживаемого зданием (сооружением), а также технологией эксплуатации 

самого здания (сооружения). 

Таким образом, та конструкция является наиболее прочной и долговечной, 

которая наиболее удобна в эксплуатации, ибо всякие неудобства в эксплуатации 

приводят к снижению ухода за конструкцией и, следовательно, к снижению ее прочно-

сти и долговечности. Можно указать на ряд внешних мероприятий, повышающих 

долговечность эксплуатируемых стальных конструкций: 

• конструкция должна быть доступна к регулярному осмотру (открытость 

опорных узлов, доступность к систематической очистке от пыли пазух, щелей и не-

ровностей); 

• возобновление  защитной окраски, включая узловые щели и пазухи; 

• обеспечение качества кровли и других ограждающих конструкций. 

Возможен и другой взгляд на долговечность зданий и сооружений. Быстро ме-

няющиеся экономические условия требуют такой же быстрой переналадки как  техно-

логий производства, так и кардинальной смены ассортимента выпускаемой продукции 

в целом. В этом случае часто гораздо выгоднее демонтировать старое производство, 

включая здания и сооружения, а на его месте возвести современные здания, в которых 

организовать новые производства с применением новых технологий. 

И в этом смысле здания со стальным каркасом наиболее удобны и приспособле-

ны к такому процессу. 

Быстрота возведения 

• Деление конструкции на отправочные марки при ее изготовлении и мон-

тажные их соединения должны удовлетворять оптимальной организации монтажных 

работ в целом.  

• Стандартизация и типизация конструкций, включающая следующие дей-

ствия: стандартизация сетки колонн; типизация элементов в конструкциях; стандарти-
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зация деталей, типов соединений; «стыковка» продукции разных заводов-изготови-

телей. 

• Применение распространенных видов сортамента, ускоряющих исполне-

ние заказов на изготовление конструкций. 

Экономия стали 

• Установление оптимальной области применения стали в строительстве. 

• Рациональный выбор видов  сталей. 

• Применение монтажных соединений на фрикционных болтах и фланцах. 

• Максимальное выполнение сварных соединений в заводских условиях. 

• Выбор проектного решения после сравнения вариантов  генеральных 

размеров здания (сооружения) и параметров основных несущих конструкций. 

• Сокращение расхода материалов на элементы, устанавливаемые по «кон-

структивным соображениям», не учитываемые расчетом. 

Экономия труда 

• Совершенствование заводского изготовления (внедрение нового обору-

дования, повышение доли автоматической сварки). 

• Увязка проектирования конструкций с условиями производства монтаж-

ных работ. 

• Рационализация сортамента профилей для конструкции (умелое сочета-

ние мелкого и крупного сортамента). 

• Серийность изготовления и стандартизация деталей, согласованные с 

производством. 

• Применение принципа концентрации материала в тяжелых конструкциях 

(дает ускорение монтажа, повышает жесткость конструкций, снижает повреждаемость, 

повышает эстетику конструкции, улучшает условия эксплуатации). 

Применение современных технологий проектирования и возведения зданий 

и сооружений 

Повсеместная компьютеризация, проникающая во все области человеческой де-

ятельности, позволяет освободить проектировщика от рутинной и трудоемкой работы 

по выполнению многократно повторяющихся расчетов, а также графических работ.  

В настоящее время появились новые, революционные технологии, такие как 

технологии BIM. BIM дословно переводится как информационная модель здания 

(building information modeling). В нашей стране  это принято расшифровывать как «тех-

нологии информационного моделирования промышленных и гражданских объек-

тов».   

Технология  BIM позволяет создать полное информационное описание строяще-

гося объекта. Информационное моделирование здания — это подход к возведению, 

оснащению, обеспечению эксплуатации и ремонту здания (к управлению жизненным 

циклом объекта), который предполагает сбор и комплексную обработку в процессе 

проектирования всей архитектурно-конструкторской, технологической, экономической 

и иной информации о здании со всеми её взаимосвязями и зависимостями, когда здание 
и всё, что имеет к нему отношение, рассматриваются как единый объект. 

Трёхмерная модель здания или сооружения связана с информационной базой 

данных, в которой каждому элементу модели можно присвоить дополнительные атри-

буты. Особенность такого подхода заключается в том, что строительный объект проек-

тируется фактически как единое целое. И изменение какого-либо одного из его пара-

метров влечёт за собой автоматическое изменение остальных связанных с ним пара-
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метров и объектов, вплоть до чертежей, визуализаций, спецификаций и календарного 

графика. 

Необходимо побуждать студентов к знакомству с современными технологиями 

проектирования, в том числе в лабораторных работах по САПР. 

 

3.  ВЫБОР МАТЕРИАЛОВ 

ДЛЯ СТРОИТЕЛЬНЫХ СТАЛЬНЫХ КОНСТРУКЦИЙ 

Надежность и долговечность стальных конструкций во многом зависит от 
свойств стали. Наиболее важными для работы конструкций являются механические ха-

рактеристики:  прочность, упругость, пластичность, склонность к хрупкому разруше-

нию;  а также химический состав, от которого зависят свариваемость, коррозионная 

стойкость. 

3.1. Основные  характеристики строительных сталей по механическим 

свойствам 

Согласно [4] основными характеристиками материалов, используемых при про-

ектировании, служат их нормативные  значения. Для сталей такими характеристиками 

являются: 

а) ynR − нормативное сопротивление стали растяжению, сжатию и изгибу по 

пределу текучести. По [4] ynR − предел текучести стали, принимаемый равным значе-

нию предела текучести 
T

σ  по государственным стандартам и техническим условиям на 

стали.  Иначе говоря, , .yn T бракR = σ , т.е. браковочному минимуму по пределу теку-

чести из испытанных стандартных образцов, взятых из поставляемой партии проката.  

Т.о., величину  ynR −  можно условно называть пределом текучести, т.е. таким напря-

жением, при котором  рост деформаций не сопровождается ростом напряжений; или 

условным пределом текучести при развитии значительных упругопластических дефор-

маций без разрушения материала.  На рис. 3.1а показана диаграмма работы стали с яв-

ной площадкой текучести (малоуглеродистая сталь обычной прочности), а на рис. 3.1б 

– без таковой (характерно для сталей высокой прочности). Подобные диаграммы стро-

ятся по результатам испытания стандартных образцов (рис. 3.2 а, б) на растяжение в 

разрывной машине. 

б) unR − нормативное сопротивление стали растяжению, сжатию и изгибу по 

временному сопротивлению. По [4] unR − временное сопротивление стали, принима-

емое равным минимальному значению 
B

σ  по государственным стандартам и техниче-

ским условиям на сталь. Иначе говоря,   , .un B бракR = σ , т.е.  браковочному минимуму 

по временному сопротивлению из испытанных стандартных образцов, взятых из по-

ставляемой партии проката. Временное сопротивление соответстует максимально воз-
можному напряжению перед разрушением стали. 

, . /T брак T oN A=σ  -  значение браковочного минимума по пределу текучести; 

где   −ΤN усилие растяжению образца, соответствующее началу текучести сече-

ния в рабочей зоне образца; 
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Рис.3.1, а) Диаграмма работы (приближенная) на растяжение стандартного образца из 
стали, имеющей площадку текучести: 

а – область упругой работы образца; 

б – область пластической работы и упрочнения; 

ε п.у. – величина полной упругой деформации 

 

 

 

 
 

 

Рис.3.1, б) Диаграмма работы (приближенная) на растяжение стандартного образца из 
стали, не имеющей площадку текучести 
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 А� = в� ∙ ��;  А� = в
 ∙ �� − начальная площадь сечения рабочей зоны образца 

до испытания (рис. 3.2 а,б); 

−= oвбракв AN,σ численное значение браковочного минимума при разрыве об-

разца, вычисленное по начальной площади oA ; 

−вN усилие растяжению образца, соответствующее разрыву образца. 

в) уR −расчетное сопротивление стали растяжению, сжатию и изгибу по пре-

делу текучести; 

/y yn mR R= γ  ,  где  −mγ коэффициент надежности по материалу, учитывающий 

возможные отклонения сопротивлений стали в неблагоприятную сторону, принимается 

по табл. 3 [4].   

г) −иR расчетное сопротивление стали растяжению, сжатию и изгибу по вре-

менному сопротивлению; 

mиnи RR γ=  . 

Значения иnR , иR , ynR , уR  для нового проектирования следует принимать по таб-

лицам  В.3; В.4; В.5 [4].  

Следует отметить, что в [4] введены новые положения, направленные на обеспе-

чение высокой надежности при эксплуатации стальных конструкций при минимальных 

весовых показателях. К ним относятся: 

- введение в перечень материалов листового, универсального широкополосного 

и фасонного прокатов, а также труб из эффективных сталей, изготовленных по новей-

шим технологиям; 

- дифференцирование назначения сталей и их расчетных характеристик по ви-

дам проката (таблицы В.4; В.5; В.6); 

- введение новых сталей повышенной и высокой прочности (С355; С550); 

- введение новых сталей с повышенным сопротивлением коррозионным и огне-

вым воздействиям при пожаре (С355К и С355П соответственно); 

- введение новых сталей для двутавровых балок с параллельными гранями полок 

(С390; С440); расширение сортамента и толщины проката; 

- введение обобщенной расчетной диаграммы работы строительных сталей  и 

характеристик сталей для этой диаграммы. 

Студентам рекомендуется самостоятельно ознакомиться с новыми материалами 

и иметь их в своем конспекте. 

д) −ε относительное удлинение стандартного образца после его разрыва, вы-

раженное в %:  

/ 100%ol l= ∆ ⋅ε ,  где  −−=∆ 01 lll приращение длины стандартного образца по-

сле разрыва. 

Величина относительного удлинения  ε   характеризует пластические свойства 

стали. Нормируемые показатели относительного удлинения в % приведены в табл. 3 и 

4  ГОСТ 27772-88: 

1 20 26...ε = % − в малоуглеродистых (МУ) сталях, наиболее пластичных (С235, 

С245, С255, С285);  

21142 ...=ε % − в низколегированных (НЛ) сталях, менее пластичных (С345, 

С375, С390);  

20143 ...=ε % − в сталях высокой прочности (ВП), наименее пластичных (С440, 

С590). 
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Рис.3.2,а) Габариты стандартного образца для испытания на растяжение: 

    lобр – полная длина образца по ГОСТ 1497-84; 

    l3 – длина захвата в разрывной машине; 

    l0 – рабочая длина для контроля удлинения при растяжении; 

    b1, b2, t – параметры геометрии образца 

 

 

 

 
 

 

Рис.3.2,б) Габариты образца после испытания до разрыва: 

l1 > l0 – рабочая длина после разрыва; 

t2 – толщина в месте разрыва; 

l0 – рабочая длина для контроля удлинения при растяжении; 

b3 – ширина рабочей части в месте разрыва 

 
 

е) КСU (КСV) – ударная вязкость (в старых источниках − а ), определяемая 

работой, затраченной на разрушение специальных образцов (образцов Шарпи) с кон-

центратом напряжений в виде выреза  типа «U» или «V» (рис. 3.3 а,б) ударным изгибом 

на маятниковом копре; выражается работой в Дж/см2.  

В образцах Шарпи U-образный надрез наносится посередине длины. Он имеет 

ширину и глубину 2 мм и радиус закругления 1 мм. Образцы с V-образным концентра-

тором имеют те же габариты и отличаются только геометрией надреза. V-образный вы-

полняется с углом при вершине 450 и радиусом закругления 0,25 мм.  

Испытания на ударную вязкость проводят по ГОСТ 9454-78 при температурах 

20t C= + ° ; C°− 20 ; C°− 40 ; C°− 60 . Нормируемые показатели ударной вязкости KCV 

приведены в табл. В.1 [4] в зависимости от расчетной температуры наиболее холодных 

суток для установленных климатических зон, групп конструкций и нормативных со-
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противлений иnR . Ударная вязкость характеризует склонность стали к хрупкому раз-

рушению.  

ж) Холодный загиб на °180 , позволяющий проверить технологические 

свойства стали на предмет  возникновения трещин при изготовлении гнутых деталей. 

Испытание проводят на плоских образцах стандартных размеров вокруг оправки диа-

метром, равным двум толщинам образцов. Нормируемые показатели соотношения 

диаметра оправки и толщины образца приведены в табл. 3 и 4 ГОСТ 27772-2015. Испы-

тание должно гарантировать отсутствие трещин и разрывов. 

Студентам предлагается самостоятельно ознакомиться с табл. В.1 [4]  и табли-

цами 3 и 4 ГОСТ 27772-2015. 

з) Контроль проектирования стальных конструкций с помощью испытаний об-

разцов стали на ударную вязкость и холодный загиб на °180  (см. п.п. < е >, < ж >) в 

нормах [4] дополняется п. 13.2 [4] следующего содержания: 

- для предотвращения хрупкого разрушения конструкций следует: 

 

 

 

 

Рис.3.3,а.  Схема испытания на ударную вязкость КСU образца с вырезом «U» 

 

 
 

Рис.3.3,б.  Схема испытания на ударную вязкость КСV образца с вырезом «V» 

 

 



16 

 

• выбирать сталь согласно требованиям п.5.2 [4] и таблице В.1 (приложе-

ние В); 

• избегать расположения сварных швов в тавровых и угловых соединениях 

в зонах действия растягивающих напряжений, превышающих 0,4��, ви-

димо, (см. п. 12.1.2 [23]), по толщине шва, в которых возможно возник-

новение слоистых трещин в основном металле; 

• принимать меры по снижению неблагоприятного влияния концентрации 

напряжений и наклепа, вызванных конструктивным решением или возни-

кающих при различных технологических операциях (правка, гибка, гиль-

отинная резка, продавливание отверстий и т.п.); 

• избегать пересечений сварных швов; 

• применять выводные планки и физические методы контроля качества 

швов – для стыковых сварных соединений; 

• учитывать, что конструкции со сплошной стенкой имеют меньше концен-

траторов напряжений, чем решетчатые; 

• не доводить фланговые швы до оси стыка не менее чем на 25 мм с каждой 

стороны – в стыках элементов, перекрываемых накладками; 

• крепить фасонки связей, вспомогательных и других второстепенных эле-

ментов к растянутым элементам конструкций по возможности на бол-

тах. 

 

3.2. Нормирование полезных компонентов и вредных примесей в 

строительных сталях 

Понимание этого вопроса для студентов как будущих специалистов особенно 

полезно при реконструкции зданий и усилении стальных конструкций, когда (и это бы-

вает часто) исполнительная проектная документация утеряна.  

Ниже в табл. 1 приведен перечень  полезных компонентов, которые улучшают 

качество стали, но ухуджают её свариваемость, поэтому их суммарное содержание 

ограничивают в пределах 5%. 

К вредным примесям строительных сталей относятся азот (А) и фосфор (П) в 

свободном состоянии (в химически связанном соединении с легирующими добавками 

они являются полезными компонентами, см. табл. 1), а также сера (S) и кислород (О) 

также в свободном состоянии. 

Азот (А) в свободном состоянии повышает хладноломкость стали (образова-

ние трещин при низких температурах), поэтому его содержание ограничивается: в ма-

лоуглеродистых сталях не допускается, в низколегированных сталях - не более 0,025%. 

Фосфор (П) в свободном состоянии повышает хладноломкость стали. Его со-

держание ограничивается: в малоуглеродистых сталях − 0 04,≤ %; в низколегирован-

ных  − 0 035,≤ %. 

Сера (S) – делает сталь красноломкой (склонной к образованию трещин при 

повышенных температурах), вызывает появление сварочных трещин. Ее содержание 

ограничено: в малоуглеродистых содержание серы  050,≤ %; в низколегированных − 

0350040 ,...,≤ %. 

Вредное влияние на механические свойства стали оказывает кислород, вызывая 

хрупкость сильнее, чем сера. Поэтому зону сварного шва необходимо защищать от ат-

мосферного влияния защитными флюсами или газами. 



 
 

Таблица 3.1. Влияние  химических элементов на свойства  строительных сталей 

Наименование 

химического 

 элемента 

Положительные свойства 
Отрицатель-

ные свойства 

Рекомендуемое содержание в % 

по
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но
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-
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Углерод (У) + + - - - - - + + 
0,14…0,22 (МУ) 

0,09…0,20 (НЛ) 

Марганец (Г) + + + - - + - - + 
0,4…0,65 (МУ) 

0,8…2,.0 (НЛ) 

Кремний  (С) + + + - - + - + + 
0,05…0,30 (МУ) 

11,≤   (НЛ) 

Алюминий (Ю) - - - + - + + - - уходит со шлаками 

Медь (Д) + + - - + - - - + 
0,2…0,5, 

оптим. 0,35 

Азот (А) в хим. 

связанном состо-

янии 

+ + - - - - + + - 
в хим. соед. с алюминием и  

ванадием до 1% 

Фосфор (П) в 

хим.связанном 

состоянии 

- - - - + - - - - в хим. соед. с алюминием до 1% 

Легирующие: 

Н, Х, Ф, В, М, Т, 

Р 

+ + + + + - + + - до 1% 

1
7
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Указанные выше ограничения в % соответствуют ГОСТ 27772-2015 (табл. 1). 

В  табл. В.2 [4] процентное содержание углерода, фосфора (свободного) и серы 

уточнено в зависимости от нормативного сопротивления стали. 

Оценку свариваемости стали производят по углеродному эквиваленту. Соглас-

но  примечанию к табл. В.2 [4] углеродный эквивалент следует определять по формуле: 

6 24 5 40 13 14 4 2
экв

Mn Si Cr Ni Cu V Nb Mo P
С С

+= + + + + + + + + , 

где в числителе следует указывать массовую долю входящих элементов в %. 

По свариваемости стали условно можно разделить на четыре группы: 

-  Сэкв < 0,2% - хорошо свариваемые стали; 

-  Сэкв = 0,2 – 0,35% - удовлетворительно свариваемые стали; 

-  Сэкв = 0,35 – 0,45% - ограниченно свариваемые стали; 

-  Сэкв > 0,45% - плохо (трудно) свариваемые стали. 

3.3. Классификация стального проката в ГОСТ 27772-2015 

Стальной прокат по ГОСТ 27772 различают: 

- по видам: 

- листовой (тонколистовой, толстолистовой); 

- широкополосный универсальный; 

- фасонный (уголки. двутавры, швеллеры); 

- гнутые профили; 

- по наименованию стали: 

- С235, С245, С255, С345, С 345К, С355, С355-1, С355К, С355П, С390, 

С 390-1, С440, С550, С590; где буква С означает – сталь строительная; цифры 235 – 590 

условно обозначают предел текучести проката в МПа (Н/мм2); цифра 1 – вариант хими-

ческого состава; буква К – сталь с повышенной коррозионной стойкостью; буква П – 

сталь с повышенной огнестойкостью; 

- по состоянию кромки (гладкая в прокатном фасонном профиле, неровная 

в нарезанном листовом прокате) ; 

- по состоянию поставки: 

- по химическому составу стали (по анализу ковшовой пробы) приведен в табл. 1 

ГОСТа, а механические свойства листового и фасонного проката – в таблицах 4 и 5 со-

ответственно; 

- по виду прокат из малоуглеродистой стали: С235, С245, С255, – допускается 

применять в строительных стальных конструкциях в климатических зонах с расчетной 

температурой наиболее холодных суток 45t C≥ − ° , как имеющие склонность при бо-

лее низких температурах к хрупкому разрушению. Поэтому в климатических зонах с 
расчетной температурой наиболее холодных суток 45t C< − °  следует применять про-

кат из низколегированных сталей (С345, С375, С390) и из сталей высокой прочности 

(С440, С590). 

Вместе с тем, в [2] отмечено, что малоуглеродистые стали благодаря невысокой 

стоимости и хорошими технологическими свойствами широко применяют в строитель-

ных стальных конструкциях.  

Низколегированные стали за счет более высоких прочностных свойств дают 

экономию в конструкциях до 20…25%, а высокопрочные стали – до 25…30%. 

Широкое применение сталей повышенной и высокой прочности сдерживают 

дополнительные сложности при изготовлении конструкций, пониженная пластичность 

и более высокая стоимость, в том числе и  стоимость изготовления. 
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3.4. Основные принципы классификации стальных                           

конструкций  по сложности их эксплуатации 

В соответствии с действующими нормами [4], Приложение «В»,  выбор стали 

для строительных стальных конструкций зависит от ряда факторов, влияющих на их 

эксплуатацию: 

− температура наиболее холодных суток в районе строительства; 

− характер нагружения конструкций (нагрузка статическая, динамическая, ди-

намическая знакопеременная); 

− вид напряженного состояния (одноосное, плоское, объемное); 

− уровень нагруженности  / ( )n y cg R= σγ γ ; 

− способ соединения элементов (сварное, болтовое); 

− толщина проката. 

Эти факторы заложены в основные принципы деления всех конструкций 

на 4 группы. 

Приведем выборку наиболее распространенных конструкций по группам из [4]: 

I группа – сварные конструкции, работающие в особо тяжелых условиях или 

подвергающиеся непосредственному воздействию динамических нагрузок, способ-

ствующих хрупкому или усталостному разрушению (подкрановые конструкции, эста-

кады с подвижными нагрузками, фасонки ферм, фланцевые соединения и другие кон-

струкции). 

II группа – сварные конструкции, работающие при статических нагрузках на 
растяжение или изгиб отдельно, на растяжение и изгиб одновременно (стержни ферм, 

ригели рам, балки перекрытий и др. подобные конструкции); конструкции из группы  I 

при отсутствии сварных соединений в несущих элементах. 

III группа – стальные конструкции, работающие на сжатие при статических 

нагрузках (колонны, стойки), настил перекрытий и покрытий, вертикальные связи меж-

ду колоннами при 0 4с y c, Rσ ≤ ⋅ γ ); конструкции из группы II при отсутствии в них 

сварных соединений. 

  IV группа – вспомогательные конструкции и их элементы (связи, не входящие 
в группу III; фахверки, вспомогательные лестницы, ограждения и т.п. конструкции); 

конструкции из группы III при отсутствии в них сварных соединений.  

Ранее имеющаяся в СП 16.13330.2011 таблица, в которой  для каждой группы 

конструкций были приведены рекомендуемые стали в зависимости от климатической 

зоны строительства, в  СП. 16.13330.2017 [4] отсутствует. Согласно п. 5.2 [4] при 

назначении стали следует учитывать группу конструкций, расчетную температуру, 

требования по ударной вязкости и химическому составу согласно приложению       

В [4]. 

Согласно ГОСТ 23.01.99* (строительная климатология) территория России 

разделена на 3 климатические зоны. Советский Союз был разделен на 12 зон. Учитывая 

разночтение в нормативной [4] и учебной литературе (выпуски до 2010 г.), приведем  

таблицу соответствия зон:                                                                                    Таблица 3.2 

ГОСТ 23.01.99* (СП16.13330.2017) СНиП II-23-81* 

°−<° 55t С I1, I2, II1 

°−<°≤°− 4555 t С II2, II3 

°−≥° 45t С II4, II5, II6,…. II12 
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  При этом за расчетную температуру в ГОСТ 23.01.99* и в [4] принята темпе-

ратура наиболее холодных суток (ранее за такую температуру принималась темпера-

тура наиболее холодной пятидневки). 

3.5. Назначение рационального типа поперечного сечения элементов   

в зависимости от вида их напряженного состояния 

Оптимальным  по весу является такое сечение элемента конструкции, которое 

обладает наибольшей несущей способностью Фmax  при наименьшем весе Gmin , т.е.  

Фmax = f (Gmin). 

Эта зависимость связана с видом напряженного состояния конструкции. 

При  растяжении рациональность использования материала теоретически не за-

висит от формы сечения. 

При  изгибе важно отношение  W A  (размерное отношение момента сопротив-

ления сечения к его площади); чем выше это отношение, тем эффективнее сечение; бо-

лее верные сравнительные характеристики дает безразмерное отношение  
3W А ; 

наиболее высокие значения этих характеристик  имеют вытянутые по высоте сечения 

двутавров. 

При сжатии важно безразмерное отношение  i А  (отношение радиуса инер-

ции к  площади в степени 0,5). Это отношение будет больше для таких сечений, у кото-

рых основной материал размещается на периферии сечения (на пример, тонкостенная 

круглая труба). 

Анализ разных критериев эффективности профилей при работе на изгиб и сжа-

тие показывает, что решающую роль имеет «тонкостенность» профиля, т.е. отношение 
его высоты (ширины) к толщине  (hω/tω, bf/tf). Чем оно больше, тем профиль эффектив-

нее. В прокатных профилях технология проката ограничивает параметры толщин; по-

этому применение тонкостенных сварных сечений, гнутых профилей эффективнее 

прокатных на 14…20%. 

При подборе сечения элементов конструкции следует учитывать  отмеченные 

выше экономические характеристики.  

В [4] отмечено, что при проектировании стальных строительных конструкций 

следует применять рациональные профили, эффективные стали и прогрессивные типы 

соединений. Элементы конструкций должны иметь минимальные сечения, удовлетво-

ряющие требованиям действующих норм с учетом сортаментов на прокат и трубы. 

3.6. Основные достоинства и недостатки сталей как материалов для 

строительных стальных конструкций 

Комментируя основные достоинства стальных конструкций, можно выделить 

следующие критерии эффективности стали как строительного материала. 

Высокая надежность, которая обеспечивается весьма обоснованными расчета-

ми по существующей теории сопротивления материалов и теории упругости, разрабо-

танной в основном на стальных образцах. 

Способность к пластическому деформированию, позволяющая перераспреде-

лять:  усилия между элементами (или зонами) конструкции в случаях неупругой работы 

отдельных сечений (или участков); значительные перемещения в конструкции перед 

потерей несущей способности. 

Легкость конструкций из стали, которую можно измерить с помощью величи-

ны С – коэффициента легкости:  
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С g R′= ⋅ρ  [м-1], 

где      g′ −  ускорение свободного падения  [м/сек2]; 

ρ − плотность материала (масса)  [кг/м3]; 

R − основная прочностная характеристика материала  [кН/см2]. 

Значения коэффициента С для некоторых материалов приведены ниже: 

- сталь  С245:  С = 3,2 ·  10-4 м-1; 

- сталь  С590:  С = 1,3 ·  10-4 м-1; 

- железобетон класса прочности В20:  С = 21,4 ·  10-4 м-1; 

- алюминиевый сплав Д16-Т: С = 1,1 ·  10-4 м-1; 

дерево (вдоль волокон): С = 6,0 ·  10-4 м-1. 

Высокая жесткость стали, определяемая модулем упругости (модулем Юнга), 

одинаковым для всех сталей и равным для проката  Е = 2,06 ·  105  Н/мм2 (МПа). 

Значения модуля упругости Е для некоторых материалов приведены ниже: 

- бетон:  Е = 0,29 ·  105  Н/мм2  (в 7,1 раза ниже, чем у стали); 

- алюминиевый сплав Д16-Т:   Е = 0,71 ·  105  Н/мм2 (в 2,9 раза ниже, чем 

у стали); 

- дерево (вдоль волокон):  Е = 0,11 ·  105  Н/мм2 (в 18,7 раза ниже, чем у 

стали). 

Из недостатков стали как материала для строительных конструкций следует 

выделить три основных:  

− подверженность коррозии; 

− слабая огнестойкость; 

− хрупкость при низких температурах. 

Рассмотрим эти недостатки подробнее. 

На подверженность стали коррозии влияют следующие факторы: 

-  форма сечения элементов; 

-  химический состав стали; 

-  относительная  влажность среды эксплуатации; 

-  агрессивность среды эксплуатации; 

-  концентрации напряжений и деформаций. 

Зависимость коррозии от формы сечения элемента оценивается скоростью кор-

розии проката конкретной формы по сравнению со скоростью коррозии эталонного об-

разца:                                        0 кυ = υ ⋅ [ ]годмм , 

где  −к коэффициент формы сечения, 

−0υ скорость коррозии эталонного образца. 

Значение коэффициентов к приведены ниже: 

Форма 

сечения    
  

   

к 1 1,7 2,1 2,3 2,7 3,1 3,5 3,5 

 

Зависимость скорости коррозии от химического состава выражена: во-первых, 

степенью раскисления, снижаясь от кипящей стали («КП») к полуспокойной («ПС») до 

спокойной («СП»); во-вторых, показана в п.1.2 (нормирование полезных компонентов), 

в котором в табл. 1 приведено снижение сопротивляемости коррозии или, наоборот, 

повышение в зависимости от вида полезного компонента. 
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Относительная влажность повышает скорость коррозии при значениях влаж-

ности > 60% совместно с наличием производственной пыли. 

Агрессивность эксплуатационной  среды повышает скорость коррозии за счет 

химического соединения с железом агрессивных газов. 

Слабая огнестойкость стали  выражается в резком снижении механических ха-

рактеристик: Т вE, ,σ σ , - при температуре 400t C° ≥ ° . 

Хрупкость стали при низких температурах  – проявляется для малоуглероди-

стых сталей  при  45t C° < ° , для низколегированных сталей -  при 55t C° < ° , за ис-

ключением сталей с повышенным содержанием меди (С345Д, С375Д, С390Д), С590К (с 
никелем и кобальтом). 

3.7. Выбор стали для изготовления конструкций 

Из СП 16.13330.2017 [4] изъята таблица, предназначенная для прямого выбора 
стали (табл. В.1  в СП 16.13330.2011).  Пунктом  5.2 СП 16.13330.2017 [4] предлагается 

при выборе стали учитывать группу конструкций, расчетную температуру эксплуата-

ции конструкции, требования по ударной вязкости и химическому составу согласно 

приложению В. 

С учетом указанных изменений ниже приводится последовательность действий 

для выбора стали: 

1.  По приложению  В  определяется группа конструкции. 

2.  По табл. В.1  определяется минимальное нормируемое значение ударной  

вязкости KCV  (образцы с V-образным надрезом)  проката, зависящее  от расчетной 

температуры эксплуатации конструкции, группы конструкции, предела текучести  Ryn  

и температуры испытаний. 

Температура  эксплуатации  разбита на три интервала (см. таблицу 3.2, стр.19). 

Все виды сталей по табл. В.2 СП16.2017 и по ГОСТ 27772-2015 в зависимости 

от предела текучести  Ryn  подразделяются на 4 списка (см. таблицу 3.3). 

 

Табл.  3.3 . Списки сталей (по табл. В.2 СП 16.2017 и по ГОСТ 27772-2015) 

по пределу текучести  Ryn 

№№ 

списка 

Предел 

текучести 

Ryn (Мпа) 

Сталь по видам проката 

Лист 
Двутавры с па-

раллельными 

гранями полок 

Фасон 

1 Ryn  < 290 
 С235, С245, 

С255 
С255Б, С255Б-1 С245, С255 

2 290 ≤ Ryn  < 390 

С345 (t ≤ 40), 

С345К, С355,  

С355-1, С355-К, 

С355-П 

С345Б (t ≤ 40), 

С345Б-1 (t ≤ 40), 

С355Б, С355Б-1, 

С390Б 

С345, С345-К, 

С355, С355-1 

3 390 ≤ Ryn  < 490 
С390, С390-1, 

С440*) С440Б (t ≤ 100) C390 

4 Ryn  ≥ 490 

C550*) (t = 8-50), 

С590*) (t = 8-50), 

С690*) (t = 8-50) 

- - 

*) Данные стали малопластичные (отношение �� �� ≤ 1,22 ÷ 1,17⁄ ). 

3.  Предварительно выбирается сталь по табл. 3.3 из ГОСТ 27772-2015.  При 

этом можно пользоваться старыми Нормами, где были соответствующие таблицы. 
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Для предварительного выбора стали  определяется ударная вязкость  KCV 

(таблицы  №№ 4 и 5 из ГОСТ 27772-2015  или нижеследующие таблицы  3.4,  3.5 и 

3.6), которая должна быть не менее нормируемой (табл. В.1 СП 16.13330.2017 [4]). 

Кроме того, производится контроль химического состава назначенной стали путем 

сравнения требований табл. В.2 [4] с величинами из табл. 1  ГОСТ 27772-2015 или табл. 

5 ГОСТ Р 57837-2017. 

Во всех таблицах стали расположены по принципу роста прочности и сто-

имости, поэтому необходимо  стараться принять сталь, расположенную как можно  

выше.                                 

Табл. 3.4.  Механические свойства листового проката 

(выписка из табл. 4  ГОСТ 27772-2015) 

Сталь 
Толщина, 

мм 

Предел 

текуч., 

Н/мм2 

Врем. 

сопро-

тивл., 

Н/мм2 

Относ. 

удлин.

, 

% 

Ударная вязкость KCV, Дж/см2, не ме-

нее 

при температуре, °С 

0 - 20 - 40 - 60 

С235 
2 -3,9 235 360 - - - - - 

≤ 4 235 360 - - - - - 

С245 
2 -3,9 245 370 20 - - - - 

4 - 30 235 370 24 34 - - - 

С255 

2 -3,9 255 380 20 - - - - 

4 - 10 245 380 25 34 34 - - 

св. 10 - 20 245 370 25 34 34 - - 

св. 20 -40 235 370 25 34 34 - - 

С345 

2 -3,9 345 490 21 - - - - 

4 - 10 345 490 21 - 34 34 - 

св. 10 - 20 325 470 21 - 34 34 - 

св. 20 -40 305 460 21 - 34 34 - 

св. 40 -60 285 450 21 - 34 34 - 

св. 60 -80 275 440 21 - 34 34 - 

св. 80 -160 265 430 21 - 34 34 - 

С345-К 4 - 10 345 470 20 - - - - 

С355 

8 - 16 355 470 21 - 34 34 - 

св. 16 - 40 345 470 21 - 34 34 - 

св. 40 -60 335 470 21 - 34 34 - 

св. 60 -80 325 460 21 - 34 34 - 

св. 80 -100 315 460 21 - 34 34 - 

св. 100 -160 295 460 21 - 34 34 - 

С355-1 

8 - 16 355 470 21 - 34 34 - 

св. 16 - 40 345 470 21 - 34 34 - 

св. 40 - 50 335 470 21 - 34 34 - 

С355К 

8 - 16 355 470 21 - 34 34 - 

св. 16 - 40 345 470 21 - 34 34 - 

св. 40 - 50 335 470 21 - 34 34 - 

С355П 
8 - 16 355 470 21 - 34 34 - 

св. 16 - 40 345 470 21 - 34 34 - 

С390-1 8 - 50 390 520 20 - - 34 34 

С390 8 - 50 390 520 20 - - 34 29 
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Продолжение табл. 3.4.   

 

С440 8 - 50 440 540 20 - - 66 66 

С550 8 - 50 540 640 17 - - 66 66 

С590 8 - 40 590 685 14 - - 66 66 

 

Примечание.  Знак «-» означает, что показатель не нормируется, т.е. не контролируется. 

 

Табл. 3.5. Механические свойства фасонного проката 

(выписка из табл. 5  ГОСТ 27772-2015) 

Сталь 
Толщина, 

мм 

Предел 

текуч., 

Н/мм2 

Врем. 

сопро-

тивл., 

Н/мм2 

Относ. 

удлин.

, 

% 

Ударная вязкость KCV, 

Дж/см2, не менее 

при температуре, °С 

0 - 20 - 40 

С245 
4 - 20 245 370 25 34 - - 

св. 20 - 40 235 370 24 34 - - 

С255 

4 - 10 255 380 25 34 34 - 

св. 10 - 20 245 370 25 34 34 - 

св. 20 - 40 235 370 24 34 34 - 

С345 

4 - 10 345 480 21 - 34 - 

св. 10 - 20 325 470 21 - 34 - 

св. 20 -40 305 460 21 - 34 - 

С345-К 4 - 10 345 470 20 - - - 

С355 
8 - 16 355 470 21 - 34 - 

св. 16 - 40 345 470 21 - 34 - 

С355-1 
8 - 16 355 480 21 - 34 - 

св. 16 - 40 345 480 21 - 34 - 

С390 

8 - 16 390 520 20 - 34 34 

св. 10 - 20 380 500 20 - 34 34 

св. 20 - 40 370 490 20 - 34 34 

Примечание.  Знак «-» означает, что показатель не нормируется, т.е. не контролируется. 

 

Табл. 3.6. Механические свойства стали для  двутав-

ров с параллельными гранями полок (выписка из   
табл. 7  ГОСТ Р 57837-2017) 

Класс 

прочн. 

Толщина, 

мм 

Предел 

текуч., 

Н/мм2 

Врем. 

сопротивл., 

Н/мм2 

Относ. 

удлин., 

% 

Ударная вязкость KCV, Дж/см2, 

 не менее 

при температуре, °С 

0 - 20 - 40 - 60 

С255Б 

С255Б-1 

≤ 10 255 380 25 34 34 - - 

св. 10 - 20 245 370 25 34 34 - - 

св. 20 - 40 235 370 24 34 34 - - 

св. 40 -100 225 370 23 34 34 - - 

> 100 205 360 22 34 34   

С345Б 

С345Б-1 

≤ 10 345 480 21 - 34 34 - 

св. 10 - 20 325 470 21 - 34 34 - 

св. 20 - 40 305 460 21 - 34 34 - 

св. 40 -100 285 450 20 - 34 34 - 

> 100 275 440 19 - 34 34 - 
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Продолжение табл. 3.6 

С355Б 

С355Б-1 

≤ 20 355 480 22 - 34 34 - 

св. 20 - 40 345 470 22 - 34 34 - 

св. 40 -60 335 470 21 - 34 34 - 

св. 60 -80 325 460 20 - 34 34 - 

св. 80 -100 315 460 19 - 34 34 - 

> 100 295 450 18 - 34 34 - 

С390Б 

≤ 20 390 530 20 - - 34 34 

св. 20 - 40 375 520 20 - - 34 34 

св. 40 -60 360 510 19 - - 34 34 

св. 60 -80 345 500 19 - - 34 34 

св. 80 -100 330 490 18 - - 34 34 

> 100 315 480 18 - - 34 34 

 

Пример 1. Назначить (выбрать) сталь для фасонок стропильных ферм (фасонка 

– листовой прокат), 

Исходные данные: 

– толщина фасонки  = 12 мм; 

– расчетная температура наиболее холодных суток:  

а) ��� = −20��;  б) ��� = −40��; 
– уровень ответственности нормальный (для класса сооружений КС-2 по ГОСТ 

27751-2014), минимальный коэффициент надежности по ответственности �� = 1,0. 
Решение: 

1) Определяем группу конструкций для фасонок:  

– согласно Приложению В СП16.2017 фасонки стропильных ферм относятся к 

группе конструкций 1.  

2) Предварительно по табл. В.1 СП.16.2011 (или по табл. 4 ГОСТ 27772-

2015) намечаем наиболее экономичные стали (сверху-вниз по списку), удовлетворяю-

щие расчетной температуре наиболее холодных суток ��� ≥ −45�� для конструкций 

группы 1: 

– из МУ – С255; 

– из НЛ – С345. 

3) Уточняем для листа (фасонки) из сталей С255 и С345 по табл. В.2, В.3 

СП16.2017 и по ГОСТ 27772-2015 (или по табл. 3.3 и 3.4 настоящего учебного пособия 

требования по ���  по списку сталей: 

– для С255 – ��� < 290 Н мм�⁄ ; 

– для С345 – 290 ≤ ��� < 390 Н мм�⁄  (��� ≤ −40��). 
4) По табл. 4 (ГОСТ 27772-2015) или по табл. 3.4 настоящего учебного по-

собия находим требуемую ударную вязкость для намеченных сталей: 

– для стали С255 с ��� = 245 Н мм�⁄ – KCV = 34Дж см�⁄  только при              

��� = −20��; 

– для стали С345 с ��� = 325 Н мм�⁄ – KCV = 34Дж см�⁄  и при                       

��� = −20�� и при ��� = −40��. 
5) Проверяем соответствие химического состава стали С255 по содержанию 

углерода и вредных примесей по табл В.2 СП 16.2017 и по ГОСТ 27772-2015 (табл. 1): 

а) для стали С255 имеем: 

– по табл. В.2 СП16.2017 – С = 0,22%; Р ≤ 0,04%; / ≤ 0,025%; 
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– по ГОСТ 27772-2015 – С = 0,17%; Р ≤ 0,035%; / ≤ 0,025%; Сэкв −не контролируется. 

Таким образом,  по химическому составу сталь С255, принимаемая по 

СП16.2017 в основном соответствует ГОСТ 27772-2015, но с учетом допущений по 

фосфору в +0,005% по табл. 2 ГОСТ; 

б) для стали С345 имеем: 

– по табл. В.2 СП16.2017– С = 0,14%; Р ≤ 0,025%; / = 0,025%; Сэкв ≤ 0,45; 
– по ГОСТ 27772-2015 – С = 0,15%; Р ≤ 0,030%; / ≤ 0,025%; Сэкв ≤ 0,45. 
Таким образом,  по химическому составу сталь С345, принимаемая по 

СП16.2017 также в основном соответствует ГОСТ 27772-2015, но с учетом превышения 

по ГОСТ по углероду ∆С = 0,01% и фосфору в ∆Р = 0,005%,  которое по СП 16.2017 

дает повышение качества стали по сравнению с ГОСТ 27772-2015. 

6) Выводы: 

– сталь С255 может быть назначена для изготовления фасонок стропильных 

ферм только при ��� ≥ −20��; 

– сталь С345 может быть назначена для изготовления фасонок стропильных 

ферм и при ��� = −20��, и при ��� = −40��. 

7) Далее следует уточнить ТЭП этих двух сталей: 

– при ��� = −20��,  как допускаемых к применению С255 и С345, если усло-

вия эксплуатации сооружения соответствуют ��� ≤ −20��; 

– если такое условие не выполнимо, то без альтернативы при ��� = −40�� 

следует назначить сталь С345.  

Пример 2. Назначить (выбрать) сталь для балок покрытия из прокатного дву-

тавра с параллельными гранями полок по ГОСТ Р57837-2017. 

Исходные данные: 

– расчетная температура наиболее холодных суток при эксплуатации           ��� = −40��;   
– уровень ответственности нормальный (для класса сооружения КС-2 по ГОСТ 

27751-2014), минимальный коэффициент надежности по ответственности �� = 1,0. 
Решение: 

1) Определяем группу конструкций по Приложению В СП16.2017 для ба-

лок покрытия:  

– балки покрытия относятся к группе конструкций 2. Но при отсутствии сварных 

соединений их можно при статических нагрузках перевести в группу 3. 

2) Предварительно по табл. В.1 СП.16.2011 (или по табл. 5 ГОСТ 27772-

2015) намечаем наиболее экономичные стали (сверху вниз − по списку), удовлетворя-

ющие расчетной температуре наиболее холодных суток ��� ≥ −45�� для конструк-

ций группы 2: 

– С255 − при технико-экономическом обосновании; 

– С345 − без ограничений в соответствии с требуемой категорией по ударной 

вязкости по ГОСТ 27772-2015. 

3) Уточняем для фасонного проката из намеченных сталей требования по ��� по табл. В.2, В.3 СП16.2017 и по ГОСТ 27772-2015 (или по табл. 3.5 и 3.6 настоя-

щего учебного пособия по списку сталей: 

– для С255, фасонный прокат из двутавра с параллельными гранями полок име-

ем: сталь С255Б с  ��� < 290 Н мм�⁄ ; 

– для стали С345 имеем: сталь С345Б (��� ≤ −40��) с                              290 ≤ ��� < 390 Н мм�⁄ .  
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4) По табл. 3.4 из учебного пособия (или по табл. 4 ГОСТ 27772-2015) нахо-

дим требуемую ударную вязкость для намеченных сталей: 

– для С255Б − KCV = 34Дж см�⁄  только при ��� = −20��; 
– для С345Б – KCV = 34Дж см�⁄  и при ��� = −20�� и при ��� = −40��. 
Таким образом сталь С255Б из дальнейшего анализа выпадает. 

5) Проверяем соответствие химического состава стали С345Б по содержа-

нию углерода и вредных примесей по табл В.2 СП 16.2017 и по ГОСТ Р.57837-2017 

(табл. 1): 

– по табл. В.2 СП16.2017 имеем: 

 С = 0,14%; Р ≤ 0,025%; / ≤ 0,025%; Сэкв ≤ 0,45; 
– по ГОСТ 57837-2017  имеем: 

 С ≤ 0,15%; Р ≤ 0,030%; / ≤ 0,025%; Сэкв ≤ 0,45. 
Таким образом,  по химическому составу сталь С345Б, принимаемая по 

СП16.2017 в основном соответствует ГОСТ Р.57837-2017 с учетом превышения по уг-
лероду ∆С = 0,01% по ГОСТ и по фосфору ∆Р = 0,005% тоже по ГОСТ, которые по 

СП16.2017 дают повышение качества стали по сравнению с ГОСТ. 

6) Вывод: из рассмотренных сталей С255Б, С345Б расчетной температуре экс-

плуатации удовлетворяет сталь С345Б, а сталь С255Б – не удовлетворяет.  

7) Анализ ТЭП для одной стали не требуется. 

 

4. ОСНОВНЫЕ ПОЛОЖЕНИЯ РАСЧЕТОВ  

СТАЛЬНЫХ СТРОИТЕЛЬНЫХ КОНСТРУКЦИЙ  

ПО ПРЕДЕЛЬНЫМ СОСТОЯНИЯМ 

Под предельными понимаются состояния строительных конструкций, при кото-

рых они перестают удовлетворять заданным требованиям. Как отмечено в [2, стр. 86], 

именно такой принцип: обеспечение заданных условий эксплуатации при мини-

мальной стоимости  конструкций, − положен в основу расчета по предельным со-

стояниям.    

4.1. Общие положения  (из истории развития методов расчетов  

стальных конструкций) 

Принимая во внимание, что одной из базовых дисциплин для изучения стальных 

конструкций в вузе является «Сопротивление материалов», в которой  используется 

метод допускаемых напряжений,  следует заметить, что все строительные конструк-

ции в нашей стране с 1955 года рассчитываются по методу предельных состояний 

(МПС).  Первые положения МПС в 1951 году были изложены в книге [5]. К настоя-

щему времени МПС получил в строительных конструкциях большое развитие; 

совершенствуется их расчет и проектирование.  

В отличии от метода допускаемых напряжений, где используется единый коэф-

фициент запаса, в МПС учитываются следующие особенности работы конструкций: 

- изменчивость нагрузок (вводится коэффициент надежности по нагрузке  γf ); 

- сочетание нагрузок (вводится коэффициент сочетаний  ψ ); 

- изменчивость свойств материала (вводится коэффициент надежности по мате-

риалу  γm ); 
- ответственность зданий и сооружений (вводится коэффициент надежности по 

ответственности γn ); 

- учет опасных последствий при расчетах по временному сопротивлению (вво-

дится коэффициент надежности при расчетах по временному сопротивлению γu = 1,3); 

- учет условий работы конструкций (вводится коэффициент условий работы γс ). 
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Главное достоинство МПС – дифференцированный учет влияния различных 

факторов и возможность оперативно их изменять по мере накопления данных об этих 

факторах. При этом данные подвергаются статистической обработке. 

Для повышения унификации расчетов, проектирования и эксплуатации строи-

тельных конструкций по МПС был разработан ГОСТ 27751-88 «Надежность строи-

тельных конструкций и оснований. Основные положения по расчету», который с 

01.09.2011 заменен на ГОСТ Р54257-2010 [3] , а c 11.12.2014 г. – ГОСТ 27751-2014. 

В этом ГОСТе  установлены следующие нормативы: 

- область применения; 

- термины и определения; 

- долговечность конструкций и оснований зданий и сооружений; 

- предельные состояния и их классификация; 

- нагрузки и воздействия и их классификация; 

- свойства строительных материалов и грунтов; 

- условия работы материалов, конструкций и оснований; 

- учет ответственности сооружений; 

- общие требования к расчетным моделям; 

- контроль качества; 

- оценка технического состояния; 

- применение вероятносто-статистических методов. 

 

Рассмотрим далее некоторые из этих положений более подробно. 

4.2. Нормативные и расчетные значения нагрузок и их сочетания 

Нагрузки и воздействия (далее – нагрузки),  действующие на здания и сооруже-

ния, подразделяются следующим образом: 

- постоянные Pd – изменение расчетных значений в течение расчетного срока 

службы строительного объекта мало по сравнению с их средними значениями; 

- длительные Pl – сохраняющие расчетное значение  в течение большого про-

межутка времени эксплуатации строительного объекта; 

- кратковременные Pt – длительность действия расчетных значений которых 

значительно меньше срока службы сооружения; 

- особые Ps – создающие аварийные ситуации. 

В зависимости от ответной реакции строительного объекта нагрузки подраз-
деляются следующим образом: 

- статические, при действии которых допускается не учитывать ускорения и си-

лы инерции строительных объектов; 

- динамические, при действии которых следует учитывать ускорения и силы 

инерции строительных объектов. 

Основными характеристиками нагрузок являются их расчетные или норматив-

ные значения, устанавливаемые нормами проектирования или заданиями на проекти-

рование. 

Расчетное значение нагрузки в тех случаях, когда установлено её нормативное 

(нормальное) значение, определяется умножением нормативного значения на коэффи-

циент надежности по нагрузке  γf , учитывающего изменчивость нагрузки в неблаго-

приятую сторону. В большинстве случаев эта изменчивость предполагает увеличение 

нагрузки, т.е. γf > 1. Однако имеются случаи, когда более неблагоприятным будет 

уменьшение нагрузок, т.е. γf < 1.  Примером такого случая могут быть разного рода 
удерживающие нагрузки (противовесы, балласт и т.п.). 
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Вероятность одновременного достижения несколькими нагрузками их расчет-

ных значений учитывается коэффициентами сочетаний нагрузок  ψ ≤ 1.  
В зависимости от учитываемой комбинации  нагрузок следует различать: 

- основные сочетания Cm  нагрузок, состоящие из постоянных, длительных и 

(или) кратковременных нагрузок; 

- особые сочетания Cs  нагрузок, включающие в себя особые и аварийные 

нагрузки; в особых сочетаниях кратковременные нагрузки допускается не учитывать, 

если в нормах проектирования не приведены иные требования. 

Расчетные сочетания нагрузок и значения коэффициентов сочетаний устанавли-

вают в нормативных документах по назначению нагрузок.  Приведем эту информацию 

в соответствии с СП 20.13330.2016 «Нагрузки и воздействия» [6]. 

Основные сочетания: 

Сm = Pd + (ψl1Pl1 + ψl2Pl2 + ψl3Pl3 + …) + (ψt1Pt1 + ψt2Pt2 + ψt3Pt3 + …); 

особые сочетания: 

Сs = Cm +Ps , 

где  ψli (i = 1, 2, 3, …) – коэффициенты сочетаний для длительных нагрузок; 

ψti (i = 1, 2, 3, …) – коэффициенты сочетаний для кратковременных нагрузок. 

Для основных и особых сочетаний коэффициент сочетаний длительных нагру-

зок  

ψl1 = 1; ψl2 = ψl3 = … = 0,95, 

где  ψl1 – коэффициент сочетаний для основной по степени влияния длительной 

нагрузки;  

ψl2 = ψl3 =… тоже для остальных длительных нагрузок. 

Для основных и особых сочетаний коэффициент сочетаний кратковременных 

нагрузок  

ψt1 = 1;  ψt2 = 0,9;  ψt3 = ψt4 = … = 0,7, 

где  ψt1 – коэффициент сочетаний для основной по степени влияния кратковре-

менной нагрузки; 

ψt2 –  коэффициент сочетаний для второй по степени влияния кратковременной 

нагрузки; 

ψt3 = ψt4 – коэффициент сочетаний для остальных кратковременных нагрузок. 

Для особых сочетаний нагрузок коэффициенты сочетаний для всех кратко-

временных нагрузок  принимаются равными 0,8, за исключением оговоренных случа-

ев. При этом коэффициент надежности по нагрузке  γf  для всех кратковременных 

нагрузок принимается равным 0,5 [6]. 

4.3. Группы предельных состояний  при проектировании              стро-

ительных стальных конструкций и основные термины 

Первая группа предельных состояний (ПС-I) – это состояние  строительных 

объектов, превышение которых ведет к потере несущей способности строительных 

конструкций и возникновению аварийной расчетной ситуации. 

Условие достижения ПС-I можно записать в следующей форме: 

S ≤ ϕ   или  ( ) 1

yn c
red

m n

R
f N ,M ,Q,B Ф A

γσ = ≤ = ⋅ ⋅
γ γ

, 
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где  S − наибольшее вероятное расчетное сочетание нагрузок (усилий) или 

напряжений  3456  в сечении элемента от нагрузок (усилий) или по [3] расчетный эф-

фект воздействия, равный реакции на внешние нагрузки в виде интегральной суммы 

внутренних сил (напряжений) в расчетных сечениях от сочетаний нагрузок; 

( )yn m c n w e вФ f R , , , , A,W ,W , , ,= γ γ γ ϕ ϕ ϕ −  наименьшая несущая способность 

элемента конструкции в зависимости от его напряженно-деформированного состояния  

НДС; 

Для конкретного НДС граничное условие ПС-I будет иметь вид: 

−  в усилиях 
i i

S Ф≤ ; 

−  в напряжениях 

1 1

yn c
ц .р ; n
ц .с . m n

R
f N Ф A

γ σ = ≤ = ⋅ ⋅ −  γ γ 
для центрально растянутого (сжатого) 

элемента по прочности; 

( )2 2

yn c
u n

m n

R
f M Ф W

γσ = ≤ = ⋅ ⋅ −
γ γ

для изгибаемого элемента по прочности; 

( )3 3

yп c
ц .с . ц .с .

m n

R
f N Ф А

γσ = ≤ = ⋅ ⋅ϕ ⋅ −
γ γ

для центрально сжатого элемента по 

устойчивости; 

( )4 4

yп c
е е

m n

R
f N Ф А

γσ = ≤ = ⋅ ⋅ϕ ⋅ −
γ γ

для внецентренно сжатого элемента (или 

сжато-изогнутого) элемента по устойчивости в плоскости действия момента.  

Здесь  в правых частях  условия достижения ПС-I: 

п n
А ,W − соответственно площадь поперечного сечения и момент сопротивления 

сечения с учетом ослаблений; 

А− площадь поперечного сечения (полная); 

m
γ − коэффициент надежности по материалу; 

c
γ − коэффициент условий работы; 

n
γ −коэффициент надежности по ответственности зданий или сооружений; 

ц .с . е,ϕ ϕ − коэффициенты продольного изгиба соответственно при центральном 

сжатии и внецентренном сжатии (или сжатии с изгибом). 

Вторая группа предельных состояний (ПС-II) – характеризует состояния кон-

струкций, при превышении которых нарушается  нормальная эксплуатация строитель-

ных конструкций, исчерпывается ресурс их долговечности или нарушаются условия 

комфортности. 

Условие достижения ПС-II в общем виде имеет вид: 

р и∆ ≤ ∆ , 

где      
р∆ −  прогиб, угол поворота, деформация основания, амплитуда и частота коле-

баний конструкции, ширина раскрытия трещин и другие перемещения и деформации,  

полученные от нормативных нагрузок и воздействий; 

и∆ − предельное допустимое значение указанных для «
р∆ » параметров. 

Особые предельные состояния (ПС-III) возникают при особых воздействиях и 

ситуациях  и  превышение которых приводит к разрушению  сооружений с катастрофи-

ческими последствиями. 
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 Основные термины предельных состояний: 

- несущая способность – максимальный эффект сопротивления воздействиям и 

нагрузкам, реализуемый в конструкции без превышения предельного состояния; 

- нормальная эксплуатация – эксплуатация конструкций в соответствии с 

условиями, предусмотренными в строительных нормах или в задании на проектирова-

ние, включая техническое обслуживание, капитальный ремонт и реконструкцию; 

- долговечность – способность строительной конструкции сохранять прочност-

ные, физические и другие свойства, устанавливаемые при проектировании и обеспечи-

вающие ее нормальную эксплуатацию в течение расчетного срока службы; 

- установившаяся ситуация – имеет продолжительность, близкую к сроку 

службы объекта (между капитальными ремонтами, между изменениями технологиче-

ского процесса); 

- переходная ситуация – имеет небольшую продолжительность в периоды: из-
готовления; транспортирования; монтажа; капитального ремонта; реконструкции; 

- аварийная ситуация – соответствует исключительным условиям работы зда-

ния или сооружения, которые могут привести к социальным, экологическим и эконо-

мическим потерям; 

- надежность строительного объекта – способность строительного объекта 

выполнять требуемые функции в течение расчетного срока эксплуатации. 

 

Основные требования к расчетным схемам стальных конструкций 

Согласно [4, п.4.24, 4.2.7] расчетные схемы стальных конструкций и основные 

предпосылки расчета должны отражать действительные условия работы. При опреде-

ленных условиях они могут быть как линейными с упругой работой материала, так и 

нелинейные с геометрической и физической нелинейностью. 

Расчет конструкций, для которых нормы проектирования не содержат указаний 

по определению усилий с учетом неупругих деформаций, допускается проводить в 

предположении их упругой работы. 

При этом сечения конструктивных элементов допускается рассчитывать с уче-

том неупругих деформаций. 

 

5. ОСНОВЫ РАБОТЫ, РАСЧЕТА И ПРОЕКТИРОВАНИЯ  

СОЕДИНЕНИЙ НА БОЛТАХ В СТАЛЬНЫХ  

СТРОИТЕЛЬНЫХ КОНСТРУКЦИЯХ 

5.1.  Из истории применения болтовых соединений 

Болтовые соединения в строительных конструкциях появились раньше закле-

почных (примерно с середины XYIII века). Практика применения показала их большие 
удобства и надежность. Однако обычные болтовые соединения менее плотны, чем за-

клепочные, дают бόльшие сдвиги. Болтовые соединения более дороги в эксплуатации, 

но более просты в исполнении, так как не требуют горячих процессов (в отличие от за-

клепочных). Поэтому  болтовые соединения стали широко применять: в монтажных 

соединениях; в элементах, где постановка заклепок затруднена, а также в конструкци-

ях, где большие сдвиги не опасны для работы. В конце ХХ века появились фрикцион-

ные соединения на высокопрочных болтах, которые затягивают в соединениях так 

сильно, что последние передают сдвигающие усилия через силы трения, делая такие 

соединения сдвигоустойчивыми, не уступающими заклепочным. 
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5.2. Основные требования к современным болтам и болтовым           

соединениям 

Согласно нормам [4, табл. Г.3] для болтовых соединений элементов стальных 

строительных конструкций следует применять болты разных классов прочности при 

различных условиях применения. Например, при 45t C° ≥ − °  применяются болты клас-

сов прочности: 

5.6; 8.8; 10.9 – при работе их на растяжение или срез в климатических зонах с 
температурой 45t C° ≥ − ° ; 

5.6; 5.8; 8.8; 10.9; 12.9 – при работе только на срез в климатических зонах с тем-

пературой 45t C° ≥ − ° , кроме класса 5.8 при расчетах на усталость. 

Обозначения классов прочности болтов несут следующую информацию: 

- первое число, умноженное на 100, означает временное сопротивление 
вσ  

материала болта в МПа; 

- второе число, умноженное на 10, означает отношение предела текучести к 

временному сопротивлению 
Т вσ σ  в %; 

- произведение двух чисел, умноженное на 10, означает  предел текучести 

материала болта  
Тσ  в МПа. 

Например, болт класса прочности 5.6 показывает: 

5 100 500× = МПа = 
вσ − временное сопротивление материала болта; 

6 10 60%× = =
Т вσ σ − характеристика  пластичность материала болта; 

5 6 10 300× × = Мпа =
Тσ − предел текучести материала болта.  

В соединениях болты следует размещать согласно требованиям табл. 40 [4], в 

которой болтовые соединения делятся на два типа: 

- расчетные (в стыках и узлах), когда болты ставятся на минимальных рас-

стояниях; 

- конструктивные (нерасчетные, соединительные), когда болты ставятся на 

максимальных расстояниях. 

 

В зависимости от допусков в номинальных размерах болтов, технологии их из-
готовления и разнице между диаметром болта  db  и диаметром отверстия  do болты 

подразделяются на классы точности. 

В сдвиговых соединениях применяют болты двух классов точности: 

− класс точности А, для  которого  db = do; 

− класс точности В, для  которого   do =  db + 1…3 мм. 

Болты класса точности «А» следует применять для соединений, в которых от-

верстия просверлены на проектный диаметр в элементах, собранных в кондукторе, ли-

бо просверлены на меньший диаметр (или продавлены) в отдельных элементах с по-

следующей рассверловкой до проектного диаметра в собранных элементах. 

Болты класса точности «В» в соединениях следует применять в конструкиях из 
стали с 375ynR ≤ МПа. 

Как правило, используются многоболтовые соединения, но допускается 

крепить элементы и одним болтом. 

Неплотная посадка болтов класса точности  В  в отверстия повышает деформа-

тивность соединения при работе на сдвиг и увеличивает неравномерность работы 

отдельных болтов. Поэтому болты класса точности  В  не рекомендованы к примене-
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нию в сдвиговых соединениях из стали с 375ynR > Мпа, но разрешены при работе 

болтов на растяжение. 

Высокопрочные болты хорошо показывают себя: 

- в работе фрикционных соединений на силы трения, образующиеся при 

стягивании пакета элементов болтами на расчетное усилие в конструкциях 

из стали с 375ynR > МПа с динамическими нагрузками; 

- в работе фланцевых соединений (рис. 5.1а,б); 

- в соединениях с повышенными требованиями к ограничению дефор-

маций. 

Для фрикционных и фланцевых соединений применяют высокопрочные болты, 

гайки и шайбы по действующим стандартам. Для фланцевых соединений следует при-

менять высокопрочные болты климатического исполнения ХЛ (рис. 5.1а.б). 

Для фланцев следует принимать сталь С355 и  С390 с относительным  сужени-

ем 0 35z ,n ,ψ ≥ %  (п. 15.9.1 [4]). 

 

 

Рис.5.1, а) Фланцевое соединение при центральном растяжении 

 

 

 
 

Рис.5.1, б) Фланцевое соединение при изгибе 
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5.3. Работа болтовых соединений на сдвиг при статических нагрузках 

Работа на сдвиг является основной для соединений на болтах класса точности В. 

В  этих соединениях силы натяжения болтов, прижимающих соединяемые элементы 

друг к другу, неопределенны и в большинстве случаев недостаточны для контролируе-

мого восприятия сдвигающих сил силами трения. Поэтому в запас надежности эти си-

лы в расчетах соединений не учитываются. Работу таких соединений обычно делят на 4 

этапа: 

1-й этап – силы трения между соединенными элементами не преодолены, и всё 

соединение работает упруго. 

2-й этап – силы трения преодолены, в соединении произошел сдвиг на величину 

0з b
d d∆ = − ; появились участки смятия элементов площадью Аp  и участки среза бол-

тов площадью  Аs:  

р b minА d t= × − площадь смятия в соединении с одним болтом; 

здесь 
mint − наименьшая сумма толщин соединяемых элементов, сми-

наемых в одном направлении;  в соединении, показанном на рис. 

5.2, в одном направлении сминаются элементы толщиной  t1 + t3, а 
в другом направлении – элемент толщиной t2; из этих величин вы-

бирается меньшая.  

s b s
A A n= ⋅ − площадь среза болта в соединении; 

здесь:  
b

A −площадь поперечного сечения болта брутто (по наружному 

диаметру); 

s
n − число расчетных срезов одного болта ( 2

s
n =  на рис. 5.2). 

3-й этап – стержень болта и края отверстия обминаются, болт изгибается и рас-

тягивается; плотность соединения расстраивается. 

4-й этап – разрушение соединения  от среза болта или от смятия одного из со-

единяемых элементов или от выкола материала элемента соединения в крайнем ряду 

болтов. Разрушение происходит в упруго-пластической стадии работы как материала 

болта, так и материала соединяемых элементов. 

 

Рис.5.2. Схема работы в соединении болта и листов 
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Таким образом, работа болтового соединения имеет сложный и не до конца ис-

следованный характер, поэтому может быть направлением научного исследования лю-

бопытных студентов в рамках СНО. 

Расчет болтов в соответствии с нормами [4]  имеет некоторую условность, в ко-

торой принятые предпосылки и упрощения позволяют, как утверждают специалисты 

– разработчики норм, выполнять расчет с определенным запасом (при учете  коэффи-

циентов 
b с,γ γ ) с применением простых формул. Расчетное усилие, которое может 

быть воспринято одним болтом, определяется по формулам: 

при срезе болта  

bs bs b s b сN R A n≤ ⋅ ⋅ ⋅ γ ⋅ γ ;                                                  (1) 

при смятии соединяемых элементов 

bр bр b b сmin
N R d t≤ ⋅ ⋅ ⋅ γ ⋅ γ  ;                                           (2) 

при растяжении болта в соединении 

bt bt bn сN R A≤ ⋅ ⋅ γ  .                                                         (3) 

Здесь:  

bs
R , 

bt
R − расчетные сопротивления болтов в одноболтовом соединении срезу 

и растяжению по табл. Г.5 [4]; указанные величины зависят от класса прочности бол-

тов; 

bрR − расчетное сопротивление смятию элементов, соединяемых болтами, по 

табл. Г.6 [4]; указанная величина зависит от временного сопротивления материала со-

единяемых элементов; 

b
A , 

bn
A −площади сечения стержня болта соответственно брутто и нетто (с уче-

том ослабления резьбой) по табл. Г.9[4]; 

b
γ − коэффициент условий работы болтового соединения, определяемый по 

табл.  41 [4]), 1≤bγ ; 

сγ − коэффициент условий работы элементов конструкций, определяемый по 

табл. 1 [4]. 

 

Примечание: о применении коэффициента условий работы < γc > 

по п. 6 табл. [4] в болтовых соединениях: 
В табл. 1 [4], п.6 указано, что коэффициент условий работы следует принимать 

равным �с = 1,1  для элементов конструкций из стали с пределом текучести ��� до 

440 Н мм�⁄  (возможно, что предлог < до > означает < включительно >, т.е.            ��� = 440 Н мм�⁄  соответствующий стали С440), несущих статическую нагрузку, при 

расчете на прочность (видимо, при центральном растяжении, центральном сжатии и 

изгибе) по сечению, ослабленному отверстиями для болтов (кроме фрикционных). При 

этом в каких случаях принимать �с = 1,0 в табл. 1 [4] не указано, кроме п.5 Примеча-

ний. 

В СП 294 [23] для назначения величин коэффициента < �с > условия примене-

ния п.6 табл. 1 [4] расширены в следующей форме:  

а)  для центрально растянутых элементов конструкций    

− на основании анализа соотношений �� ��⁄   при ослаблении сечения отверсти-

ями для болтов в пределах 8…25% значения коэффициента < �с > изменяются в пре-

делах �с = 1,09 ÷ 1,18 при �� ��⁄ > 1.39,  �с = 0,99 ÷ 1,18 при �� ��⁄ < 1.39; при 

этом наименьшие значения коэффициента < �с > соответствуют отношению �� ��⁄ =
1,17. 
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Однако изучение табл. В.3 [4] в части сталей С440÷ С690 показывает, что отно-

шение �� ��⁄  у стали С440 составляет �� ��⁄ = 1,22 … 1,216, что ближе к стали 

С550, для которой �� ��⁄ = 1,185 … 1,19,  чем к стали С390 у которой             

�� ��⁄ = 1,33. 

Поэтому предлагаемое в [23] значение коэффициента < �с > для растянутых 

элементов целесообразно скорректировать в запас надежности с учетом минимального 

значения параметра < : = 1,1 > по формуле:  �с = ;: �у⁄ = ∙ ;�� ��⁄ =,  

где    : = >�� ?⁄ ) ;�� ��⁄ =⁄ ; 

          ? = 0,92 ÷ 0,75 − доля ослабления сечения отверстиями под болты. 

Тогда целесообразно принять: �с = 1,10 −для сталей с пределом текучести ��� < 440 Н мм�⁄ ; 

�с = 1,0 −для сталей с пределом текучести ��� ≥ 440 Н мм�⁄ . 

б)  для центрально сжатых элементов конструкций    

− в соответствии с п.4.4.2 и 4.4.3 [23] расчет на прочность стальных (стержне-

вых) элементов при осевом сжатии при отношении  �� ��⁄ = 1,5 … 1,7,  т.е. больше 

1,39, следует выполнять с учетом неупругих деформаций путем замены  �� на  

�� ��⁄ , аналогично расчету растянутых элементов. Для них коэффициент < �с >, ви-

димо, также следует принимать равным �с = 1,1; 

− для сталей при отношении  �� ��⁄ = 1,15 … 1,20  расчет на прочность при 

осевом сжатии допускается также с учетом неупругих деформаций при �с = 1,1 в от-

личие от растянутых элементов, что обеспечивает более полное использование проч-

ностных свойств стали; изложенный подход объясняется тем, что развитие пластиче-

ских деформаций здесь происходит на небольшой длине и не сопровождается ростом 

общих перемещений системы; 

− согласно п.7.1.5 [23] расчет на прочность центрально сжатых стержневых эле-

ментов с соединениями на болтах класса точности «А» допускается выполнять как для 

неослабленных элементов с соответствующими значениями коэффициента �с > 1 или �с < 1; 

− согласно п.4.4.4 [23], если исчерпание несущей способности при осевом сжа-

тии происходит от потери устойчивости (как правило, раньше, чем по прочности), рас-

чет следует проводить на основе расчетного сопротивления < �� >  для всех марок 

сталей; в этих случаях коэффициент < �с > следует принимать равным �с ≤ 1,0 со-

гласно табл. 1 [4]; 

− согласно п.7.1.4 [23] для упрощения расчетов на прочность указанные выше 

в п. б)  значения коэффициентов < �с >  принимаются не только при осевом сжа-

тии, но и при изгибе, сжатии с изгибом, растяжении с изгибом, чего не отмечено в 

табл. 1, п.6 [4], что по мнению авторов настоящего пособия не совсем корректно!     

(см. Примечание к п.6.3, дополнение). 

в)  для изгибаемых элементов конструкций    

− кроме условий, указанных согласно [23] выше, дополнены следующие: 

• в изгибаемых элементах из сталей с отношением  �� ��⁄ = 1,5 … 1,7  в 

расчетах на прочность допускается значительное развитие неупругих деформа-

ций; 

• в изгибаемых элементах из высокопрочных сталей (отношение �� ��⁄ =
1,15 … 1,20) неупругие деформации допускаются только в сжатой области сече-

ния; в растянутой – расчет следует выполнять в пределах упругости; 
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• применение условия ограничения пластических деформаций в сечениях 

при расчете изгибаемых элементов обеспечивает более полное использование 
прочностных свойств стали для элемента в целом. При этом с увеличением пла-

стических деформаций силовые факторы в сечении возрастают, но снижается эф-

фективность компоновки сечений по условиям общей и местной устойчивости, а 
также жесткости конструктивных элементов в целом. Более эффективным оказы-

вается расчет с учетом меньших значений пластических деформаций, определяе-

мых назначением и условиями эксплуатации конструкций, а также применяемы-

ми сталями и профилями поперечных сечений; 

• при расчетах конструкций из сталей с отношением  �� ��⁄ < 1,3  разви-

тие пластических деформаций не допускается в зонах растяжения изгибаемых 

элементов; ограниченные пластические деформации допускаются в сжатых зонах 

изгибаемых элементов при условии обеспечения местной и общей устойчивости. 

5.4.  Основы расчета сдвиговых соединений  на болтах классов точно-

сти  A  и  В   

Задачу следует решать, используя  условие достижения ПС-I: 

а) При действии на болтовое соединение только нормального усилия N  при 

сжатии или растяжении будем иметь (рис. 5.3, 0M = , 0=Q , 0p( c )N ≠ ): 

                                                       ( )p cN N Ф≤ ,                                                      (4) 

где  ( )p cN N − расчетное усилие, проходящее через центр  тяжести соединения; 

b b ,minФ Ф Ф n= = ⋅ − минимальная несущая способность соединения.     

Здесь 
( )
( )
5

6

b,s bs b s b с

b,min

bр bр b min b с

Ф R A n ;
Ф

Ф R d t ;

 = ⋅ ⋅ ⋅ γ ⋅ γ= 
= ⋅ ⋅ ⋅ γ ⋅ γ 

  - несущая способность од-

ного болта в соединении; 

b
γ , 

c
γ , 

mint , 
s

n  - см. выше; 

n – количество болтов в соединении. 

Из условия достижения ПС-I N Ф≤  с учетом (4) можно определить требуемое 

количество болтов в соединении 

сж b ,minn N Ф≥ −  при центральном сжатии;                                                 (7) 

p b ,minn N Ф≥ −    при центральном растяжении.                                         (8) 

б). При чистом изгибе (рис. 5.3, 0p( c )N = , 0=Q , 0M ≠ ) условие достижения 

ПС-I  будет иметь вид:                                 М Ф≤                                                              (9) 

Общий вид с переходом на граничное условие для наиболее нагруженного болта 

при сдвиге или смятии:                       
b ,max b ,minN Ф≤ . 

В этом случае распределение усилий на болты  неравномерное, пропорциональ-

ное расстоянию  болтов от центра тяжести соединения. Прямое решение сложно, по-

этому применяется полуобратный метод путем назначения числа рядов болтов по вер-

тикали и числа болтов в одном горизонтальном ряду (рис. 5.3). Наибольшее усилие бу-

дет в наиболее удаленном от центра тяжести сечения ряде болтов: 

( )2

1b ,max i bN М l l m= ⋅ ⋅ ,                                           (10) 

где 
2 2 2 2

1 2i il l l ... l= + + − для стыка с 2-мя осями симметрии (рис. 5.3); 

−bm  число болтов в одном горизонтальном ряду на половине стыка. 
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Рис.5.3. Схема сдвигового болтового соединения 

 при центральном растяжении (сжатии), чистом изгибе и поперечном изгибе 
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Отсюда для наиболее нагруженного болта можно записать граничное условие: 

                                                
b ,max b ,minN Ф≤

bs

bр

Ф

Ф


= 


                                                     (11) 

Изменяя шаг болтов по вертикали il , диаметр болтов db , расчетные сопротивле-

ния bsR , 
bpR , количество рядов болтов по горизонтали  mb , можно достичь желаемого 

результата. 

При этом элементы стыка, ослабленные отверстиями, следует проверить на 

прочность: 
                                    

л п y cМ Ф W R≤ = ⋅ ⋅ γ ,                                                  (12) 

где  −пW момент сопротивления сечения нетто, т.е. с учетом ослабления. 

в). При одновременном действии на болтовое соединение нормального уси-

лия  ( 0p( c )N ≠ ),  изгибающего момента ( 0M ≠ ) и поперечной силы ( 0Q ≠ ) в од-

ной плоскости (рис. 5.3)  условие достижения ПС-I также проверяется для наиболее 

нагруженного болта по приведенному усилию: 

( ) ( )2 2
M N Q

b,max b ,max b ,ср ср ,b b ,min
S N N Ф= + + υ ≤ , 

где   
M

b,maxN − по формуле (10); 

( )
N

b ,ср p c
N N n= − среднее значение усилия на один болт от нормального усилия   

(
p ( c )N ) на соединение, проходящего через центр тяжести сечения; 

Q

ср ,b Q nυ = − среднее значение усилия на один болт от  поперечной силы; 

п − количество предварительно заданных болтов на одну половину стыка. 

г). При одновременном действии на болтовое соединение усилий 0p( c )N ≠ , 

0M ≠ ,  0Q ≠  в одной плоскости  и растягивающего усилия 
t

N  в    другой    (пер-

пендикулярной)    плоскости   болты   следует   проверять  согласно  [4], формула (190),  

на  равнодействующее  усилие для  наиболее нагруженного болта (рис. 5.4): 

                    

2 2

1b,max bt

b ,min bt

S N

Ф Ф

   
+ ≤   
  

,                                                  (13) 

где   
bt tN N n= − усилие растяжения на 1 болт,  

bt bt bn c
Ф R A= ⋅ ⋅ γ − несущая способность одного болта на растяжение. 

bn
A −площадь сечения одного болта нетто. 

Примечания №1: 

1. Для многоболтового соединения на болтах класса точности «В», работа-

ющего на срез и смятие, коэффициент условия работы болтового соединения следует 

умножать на коэффициент 0,9,  т.е. принимать −′
bγ по табл. 41 [4]. 

2. В болтовых стыках с односторонней накладкой количество болтов  следует 

увеличивать на 10%. 

3. Конструктивное решение (рис. 5.4) болтового соединения для расчета по фор-

муле (13)  возможно, если к накладкам стыка, работающего на усилия N ,M ,Q  в одной 

плоскости, подсоединены элементы в перпендикулярной плоскости, работающие на 
усилие 

tN . 
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Рис.5.4. Схема болтового соединения  

при одновременной работе на усилия Mx, Qy, Np (Nc), Nt. 
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5.5. Основы расчета фрикционных соединений   на болтах с контро-

лируемым натяжением 

Основная особенность фрикционного соединения – передача усилия в соеди-

нении через силы трения между соединяемыми элементами, а не через срез болтов 

или смятие соединяемых элементов. Достаточная сила трения может появиться вслед-

ствии значительного прижатия элементов друг к другу натяжением болтов  и  коэффи-

циента трения, зависящего от состояния трущихся поверхностей. 

Создание сильного натяжения в болтах возможно только при высокой прочности 

самих болтов на растяжение (на порядок превышающую прочность обычных болтов), а 

также прочности гаек.  Соединение будет тем эффективнее, чем выше коэффициент 
трения. 

Таким образом, расчетное усилие, которое может быть воспринято одной по-

верхностью трения элементов, стянутых одним высокопрочным болтом, можно опре-

делить по формуле (191) [4]: 

                          
bh bh bп h

Q R A µ γ= ⋅ ⋅ ,                                                 (14) 

где 0 7
bh buпR , R= ⋅ − расчетное сопротивление растяжению высокопрочного 

болта; 

buпR −нормативное сопротивление растяжению высокопрочного болта;  в табл. 

Г.8 [4] приведены значения 
buпR и 

bh
R  для стали марки 40Х по ГОСТ Р54643; 

bпA −площадь сечения болта нетто,  принимается по табл. Г.9 [4]; 

−µ коэффициент трения, принимается по табл. 42 [4]; 

h
γ −коэффициент надежности соединения, принимаемый по табл. 42 [4] в зави-

симости от характера нагрузки (статическая или динамическая), способа очистки со-

единяемых поверхностей,  от разности диаметров отверстия и болта 0 вd dδ = −   и от 

способа контроля натяжения болтов (по моменту или по углу поворота гайки). 

Условие достижения ПС-I соединения на высокопрочных болтах имеет вид 

(для одного болта): 

                         
b .в b .в ,min bh b cS Ф Q k γ γ≤ = ⋅ ⋅ ⋅ .                                           (15) 

Требуемое количество высокопрочных болтов  в соединении для восприятия  

усилия N ,  направленного по плоскостям трения соединяемых элементов и проходя-

щего через центр тяжести соединения (рис. 5.3) в предположении одинакового нагру-

жения каждого болта  может быть получено по формуле (192) [4]: 

                      ( )bh b cn N Q k γ γ≥ ⋅ ⋅ ⋅ ,                                                  (16) 

где      
bh

Q − по формуле (14); 

k −  количество поверхностей трения соединяемых элементов; 

c
γ −  коэффициент условий работы, табл. 1 [4]; 

b
γ − коэффициент условий работы фрикционного соединения, принимаемый в 

зависимости от числа болтов в соединении [4], п. 14.3.4: 

0 8
b

,γ =  при 5п < ;  

0 9
b

,γ =  при 5 10п≤ < ;  

1 0
b

,γ =  при 10п ≥ . 

 

При действии на фрикционное соединение только изгибающего момента ко-

личество болтов следует определять исходя из принятой несущей способности одного 
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болта полуобратным методом, задаваясь размещением болтов по высоте поперечного 

сечения и ширине стыка (рис. 5.3) и  проверяя условие достижения ПС-I для одного 

болта по формуле: 

               ( )2

1

M

b.в ,max b.в ,max i bS N М l l m= = ⋅ ⋅ ≤ bh b cQ k γ γ⋅ ⋅ ⋅ ,                   (17) 

здесь: 
bh

Q − по формуле (14); 

M

b.в ,maxN − наибольшее нормальное усилие в крайних по высоте стыка бол-

тах от изгибающего момента; 

k − число поверхностей трения в соответствии с проектным решением 

болтового соединения; 

b
m −  число высокопрочных болтов в одном горизонтальном ряду; 

c
γ −  по табл. 1 [4] для высокопрочных болтов; 

b
γ −  по  п. 14.3.4 [4]. 

2 2 2 2

1 2 3il l l l ...= + + + − по рис. 5.3 для фрикционного стыка, имеющего две оси 

симметрии. 

Задача решается способом приближений (итераций). 

При действии на фрикционное соединение одновременно усилий М и Q в од-

ной плоскости количество высокопрочных болтов следует определять также полу-

обратным методом, задаваясь размещением болтов по высоте поперечного сечения и 

ширине стыка аналогично рис. 5.3, а затем проверять  условие достижения  ПС-I для 

одного болта по формуле: 

      ( ) ( )2 2
M Q

b,max b.в ,max ср ,b.в
S N υ= + ≤

bh b cQ k γ γ⋅ ⋅ ⋅ ,                           (18) 

Задача также решается способом итераций, задаваясь параметрами 
bn

R , 
bn

A , 
n

γ , 

b
m , 

b
γ . 

Здесь  
Q

ср ,b .вυ −  среднее усилие, воспринимаемое одним высокопрочным   болтом 

от поперечной силы, 
Q

ср ,b.в Q nυ = ; 

п − количество высокопрочных болтов на одну половину стыка; 

bh
Q − по формуле (14). 

При действии на фрикционное соединение одновременно усилий М , Q  и N , 

действующих в одной плоскости, количество высокопрочных болтов следует опреде-

лять по методике, изложенной ранее для одного болта по формуле: 

( ) ( )( ) ( )( )2 2
p ,cNM Q

b.в ,max b.в ,max b.в ,ср b.в ,срS N N υ= + + ≤
bh b cQ k γ γ⋅ ⋅ ⋅ ,               (19) 

Здесь 
( )p ,cN

b.в ,срN − среднее усилие, приходящееся на один высокопрочный болт от 

действия нормальной силы растяжения (
рN ) или сжатия ( сN ) в направлении сдвига 

болтов в соединении, т.е. 
p ,c( N )

b.в ,ср p ,cN N n= . 

 

Наиболее сложным в исполнении и расчете является фрикционный стык, на ко-

торый  одновременно действуют усилия М , Q  и N  в плоскости вероятного сдви-

га и усилие 
tN  растяжения в перпендикулярной плоскости. 
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 В этом случае, аналогично формуле  (13) для соединения на болтах класса точ-

ности  А  и  В,  расчет фрикционного соединения при рядовом расположении болтов 

(рис. 5.4)  можно выполнить полуобратным методом  для одного болта по формуле: 

                                   

2 2

1

ср

b.в ,max b.в ,t

b.в ,min b.в ,t

S N

Ф Ф

   
+ ≤   

   
, −                                             (20) 

используя последующие приближения (метод итераций). 

Здесь:   
b .в ,maxS − по формуле (19); 

b .в ,minФ = *

bh b cQ k γ γ⋅ ⋅ ⋅ , 

где  ( )1*

b b t bN Рγ γ= ⋅ − − по п. 14.3.6 [4]; 

b
γ − по п.14.3.4 [4]; 

1сγ ≤ −по табл. 1 [4];  при 1сγ =  
ср

b.в ,t b .вФ Р= ; 

ср

b.в ,t t b.в ,tN N n N= = − среднее значение усилия растяжения, приходящееся на 

один болт; при этом 
ср

b .в ,t b .вN Р< ; 

b.в bh bn c
Р R A γ= ⋅ ⋅ − несущая способность одного высокопрочного болта на рас-

тяжение в рассматриваемой конструкции. 

 

Примечания №2: 

1. Расчет на прочность элементов, соединенных болтами классов точности  

А, В, следует выполнять с учетом ослаблений поперечных сечений элементов отвер-

стиями и уменьшением их соответствующих геометрических характеристик:   пА A< ;  

пW W< ; пJ J< . 

2. Расчет на прочность элементов в соединении на высокопрочных болтах  

следует также выполнять с учетом ослаблений поперечных сечений элементов отвер-

стиями c учетом того, что половина усилия, приходящегося на каждый болт, передана 

силами трения.  При этом площадь ослабленного  сечения  принимается равной [4], 

п.14.3.11:  

− при подвижных, вибрационных и других динамических нагрузках пА А= ; 

− при статических нагрузках: 

площадь сечения брутто А  (при 0 85пА , A≥ ); 

 условная площадь  Aef = 1,18An  (при 0 85пА , A< ). 

3. Расчет на прочность растянутого одиночного уголка из стали с 380ynR <
Н/мм2 (МПа), прикрепленного одной полкой болтами в один ряд по оси, расположен-

ной на расстоянии 0 5 уг, b≥  от обушка (рис. 5.5)  и на расстоянии 1 2
o

, d≥  от пера угол-

ка, согласно [4], п. 7.1.2 ,   следует выполнять по формуле: 

                                                     
1

1u

n u c

N

A R

γ
γ

⋅ ≤
⋅

,                                                   (21) 

где   1
1 1 2

n
c

n

A

A
γ α α β 

= ⋅ + ⋅ 
 

. 

Здесь:  
1 2, ,α α β − коэффициенты по табл. 6 [4]; 

1пА − площадь части сечения прикрепляемой полки уголка, ослаб-

ленного отверстием: 
1 1п o fА А d t= − ⋅ ;  

1 уг угА b t= ⋅ ; 
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пА − площадь всего поперечного сечения уголка, ослабленного от-

верстием 
п o fА А d t= − ⋅ ;   2 уг угА b t= ⋅ ; 

1 3и ,γ = − коэффициент надежности для элементов конструкций при расче-

тах с использованием расчетного сопротивления 
u

R . 

На рис. 5.5 указаны следующие размеры: 

1а − риска отверстия от обушка до оси, 
1 0 5 уга , b≥ ; 

угb −  ширина прикрепляемой полки уголка, ослабленная отверстием, 

1 1 2уг ob a , d≥ + . 

 

 

 
 

Рис.5.5. К расчету на прочность растянутого одиночного уголка, 

 прикрепленного болтами через одну полку 

 

 

Примечания №3: 

Согласно п. 12.2.1 [23] введены следующие дополнения к [4] по проектированию 

болтовых соединений. 

1) Расчетные болтовые соединения разделяются на два типа: 

а) соединения с контролируемым натяжением болтов: 

  фрикционно-срезные на высокопрочных болтах, при расчете которых 

учитывается вся совокупность сопротивлений трению, смятию и срезу; 

фланцевые соединения, при расчете которых учитываются сопротив-

ления болтов растяжению; 

б) соединения без контролируемого натяжения болтов. 

2) Согласно п.12.2.3 [23] для фрикционных соединений установлены два новых 

значения коэффициента трения: 

• μ = 0,5 - при обработке контактных поверхностей ротационным способом 

стальными шариками; 

• μ = 0,42 -  при обработке одной контактной поверхности пескоструй-

ным, дробеметным или дробеструйным способом, а другой – стальными 

щетками. 
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3) Согласно п.12.2.4 [23] предусмотрено две степени сдвигоустойчивости со-

единения: 

повышенная, которая обеспечивается для разности номинальных диаметров 

отверстий и болтов  δ = do – d  в зависимости от нагрузки: 

− динамической при δ ≥ 2 мм; 

− статической при δ ≥ 5 мм; 

нормальная, также в зависимости от величины  δ  и характера нагрузки: 

− динамической при δ ≤ 1 мм; 

− статической при  δ ≤ 4 мм; 

Таким образом, допустимые значения предельных смещений при динамической 

нагрузке меньше, чем при статической. 

При этом небольшие сдвиги рассматриваются как предельное состояние            

II группы, характеризуемое затруднениями для нормальной эксплуатации. Значитель-

ные сдвиги устанавливают предел эксплуатационной надежности конструкции и яв-

ляются критерием предельного состояния I группы. Обеспеченность от наступления 

предельных состояний дает коэффициент надежности γh: 

для I группы – в три стандарта; 

для II группы – в два стандарта. 

(Однако, что означает «один стандарт», в [23] не дается ответа. Его нет и в 

ГОСТ 27751-2014 г). 
4) Коэффициент надежности γh зависит от способа регулирования усилия 

натяжения фрикционных болтов. Согласно табл. 42 [4] коэффициент γh приведен в за-

висимости от момента закручивания. В п. 12.2.4 [23] дано дополнение о том, что при 

регулировании по углу поворота гайки усилие натяжения болта получается в среднем 

на 20% больше усилия, соответствующего расчетному, т.е. примерно на 10% больше, 

чем при регулировании по моменту закручивания. В случае невозможности обеспече-

ния натяжения болтов по углу поворота регулирование усилий следует производить по 

моменту закручивания, увеличивая расчетный момент закручивания на 10%. 

5) Согласно п. 12.2.5 [23] проверку прочности по условию предупреждения 

чрезмерных перемещений сдвига и деформаций смятия в соединении следует выпол-

нять по формуле Т ≤ AB� = ABC ∙ DE + ? ∙ �E ∙ GB� 1.⁄ 3 , 
где  Т − сдвигающее усилие от расчетных нагрузок на один болт, воспринимаемое тре-

нием и одновременно смятием сдвигаемых элементов;       AB� − допустимое суммарное усилие;      ABC − по формуле (14) настоящего пособия;        DE − учитывает по табл. 32 [23] уменьшение начального натяжения болта после 

общего сдвига в соединении; 

       ? − коэффициент использования нормативного усилия смятия по табл. 33 [23];         �E −коэффициент, учитывающий разность номинальных диаметров отверстий и 

болтов по табл. 33 [23];  GB� −нормативное допустимое усилие смятия соединяемых элементов по табл. 34 

[23].  

6) Об изменениях при проектировании фланцевых соединений на высокопроч-

ных болтах, работающих на растяжение: 

− согласно п.12.3.1 [23] уточняется использование фланцевых соединений на 
высокопрочных болтах для элементов открытого профиля (двутавров, тавров, швелле-

ров), подверженных: растяжению; растяжению с изгибом при однозначной эпюре 
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растягивающих напряжений (т.е. 3мин 3макс ≥ 0,5⁄  ); действию местных поперечных 

усилий; 

− фланцевые соединения не используются в элементах стальных конструк-

ций, воспринимающих: 

а) знакопеременные нагрузки; 

б) многократно действующие подвижные, вибрационные или другого вида 

нагрузки с числом циклов более 10J при коэффициенте асимметрии напряжений в со-

единяемых элементах K = 3мин 3макс ≥ 0,8⁄ ; 

в) в соединениях, эксплуатируемых в сильноагрессивной среде; 

− согласно п.12.3.2 [23] уточняется значение предварительного натяжения 

болтов < L� > по формуле: L� = 0,9Вр = 0,9�BC ∙ NB�, 

где  Вр − расчетное усилие растяжения болта независимо от способа контроля натяже-

ния; 

       �BC = 0,7�B�� − расчетное сопротивление растяжению высокопрочного болта;        �B�� −нормативное сопротивление; 

− согласно п.12.3.3 [23] для фланцевых соединений следует применять высо-

копрочные болты из стали классов прочности ≥ 10.9 , высокопрочные гайки и шайбы 

к ним; 

− сталь для фланцев ( п.12.3.4, [23]) должна быть С355 и С390 с гарантиро-

ванными механическими свойствами в направлении толщины проката (с относитель-

ным сужением стали OP ≥ 35% ); 

− временное сопротивление стали в направлении толщины проката для флан-

цев должно быть �BP ≥ 0,8�B��,  где   �B�� − нормативное сопротивление по ГОСТ 

Р34643 (табл. Г.8 [4]) (см. формулу №14 настоящего пособия и расшифровку к ней). 

Проверку механических свойств стали в направлении толщины проката должен 

осуществлять завод-изготовитель МК; 

− дефекты стали для фланцев должны удовлетворять требованиям табл. 35 

[23]; 

− фасонки (ребра жесткости), повышающие жесткость фланцев на изгиб, сле-

дует выполнять из тех же марок, что и основные профили конструкций;  

− при конструировании фланцевых соединений болты следует располагать 

безмоментно относительно центра тяжести сечения соединяемого элемента с учетом 

неравномерности распределения внешних усилий между болтами наружной и внутрен-

ней зон (см. табл. 36 и рис. 18 [23]).       

5.6. Размещение болтов в соединениях 

 Условные обозначения болтов в проектной документации 

    (светлый ромбик) - постоянный болт классов точности  А и  В  в сдвиговых 

соединениях; 

♦    (темный ромбик) - монтажный болт класса точности В  в сдвиговых соеди-

нениях; 

∆   (светлый треугольник) - постоянный высокопрочный болт; 
∆   (темный треугольник) - монтажный высокопрочный  болт, т.е. установлен-

ный на строительной площадке. 
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Технологические требования 

Согласно п. 14.3.9 [4] при проектировании болтовых соединений, особенно 

фрикционных, следует обеспечивать возможность свободного доступа для затягивания 

болтов с применением ключей, гайковертов и другого оборудования. 

Согласно табл. 42 [4] разность номинальных диаметров отверстий и болтов в 

фрикционных соединениях составляет от 1 до 6 мм с учетом соответствующего значе-

ния коэффициента надежности 
h

γ . 

 

Примеры размещения болтов в стыках (соединениях) 

• рядовой стык двух листов на двухсторонних накладках в расчетных 

сдвиговых соединениях: для этого случая согласно табл. 40 [4] при рядовом располо-

жении болтов следует принимать следующие минимальные расстояния между ними 

(рис. 5.3) 

1) 3 2 5
o

b , d≥ − для стали с 375ynR ≤ МПа (Н/мм2); 

2) 
2 1b b> , 2 2

o
b d≥ , 1 1 5

o
b , d≥ − для стали с 375ynR ≤ МПа (Н/мм2); 

3) 3 3
o

b d≥ , 2 2 5
o

b , d≥ − для стали с 375ynR > МПа (Н/мм2); 

4) 1 2 1 3
o

b b , d= = − во фрикционных соединениях. 

• стык нерасчетных (конструктивных) сдвиговых листовых соедине-

ний: для этого случая расстояния между болтами ограничены максимальными рас-

стояниями (табл. 40 [4]): 

1) ( )1 2 8 12ob b d t= ≤ −от центра отверстия до края листа в крайних рядах при 

растяжении (сжатии) соединения; 

2) ( )16 24ob d t≤ − в средних рядах, а также в крайних рядах при наличии 

окаймляющих уголков при растяжении соединения; 

3) ( )12 18ob d t≤ − то же при сжатии соединения. 

 

Примечание №1. 

Согласно п.14.2.10 [4] в случаях, когда максимальное расстояние l между край-

ними болтами (расстояние b3 на рис. 5.3) в соединениях вдоль усилия N , проходящего 

через центр тяжести соединения, превышает 16
o

d , количество болтов  n  следует уве-

личить путем деления на коэффициент β = 1 – 0,005(l/do – 16)  ≥ 0,75,  т.е.                                

1

b,мин

N
n

Ф β
= ⋅ , 

где     
b ,минФ − минимальная несущая способность болта  на срез или смятие по форму-

лам (5) и (6) настоящего пособия; 

 видимо, в [4] предполагается, что и при максимальных расстояниях вероятен 

расчет количества болтов на какое-то усилие N . 

• шахматное размещение болтов в стыке листового проката (рис. 5.6): 

для этого случая согласно табл. 40 [4] в расчетных сдвиговых соединениях следует 

принимать следующие минимальные расстояния между болтами: 

• 1) 2 5
o

b , d≥ − при 375ynR ≤ МПа (Н/мм2); 

• 2) 3
o

b d≥ −при 375ynR > МПа (Н/мм2); 

• 3) 1 1 5
o

b , d≥ − от центра отверстия до края элемента поперек усилия, 
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• 

) ( )
) ( )

2

2

4 2

5 2 5

2

o yn

2

o yn

b d при  R 375МПа Н мм ;

b , d при  R 375МПа Н мм

≥ − ≤ 


≥ − > 

 то же вдоль усилия; 

• 6) 3 1 5
o

b b , d≥ + − вдоль усилия (при этом условии ослабленное сечение 

следует проверять по одному сечению, т.е. не по «зигзагу»); 

 

 

 
 

Рис.5.6. Шахматное размещение болтов в расчетном стыке 

листового проката 
 

• рядовое размещение болтов в расчетных стыках из фасонного прока-

та (рис. 5.7; 5.8): здесь в зависимости от ширины полки (
fb ) уголка или швеллера, или 

свеса (
еfb ) полки двутавра болты следует располагать в один, два ряда: 

fb (
еfb ) 140≤ мм – в один ряд; 

fb (
еfb ) 140> мм – в два ряда. 

• шахматное размещение болтов в стыках из фасонного проката      

(рис. 5.9): разрешается при ширине полки уголка швеллера (или свеса полки двутавра) 

в пределах: 125 fb≤ (
еfb ) 160≤ мм; на рис. 5.6; 5.7; 5.8; 5.9 обозначения  

1b , 
2b , b −

имеют те же величины, что и в расчетных стыках листового проката; 
1а , 

2а − риски 

отверстий по сортаменту (например, см. [6]); 

• крепления на болтах с помощью коротышей: согласно п.14.2.14 [4] 

при креплении выступающих полок уголков (швеллеров) с помощью коротышей коли-
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чество болтов, прикрепляющих коротыш к такой полке, следует увеличивать на 50% по 

сравнению с расчетом, т.е.  

1 5пр рп п ,= ⋅ . 

где   
прп − проектное количество болтов; 

рп − расчетное количество болтов; 

 

 

 

 

 

 

 

Рис.5.7. Стык фасонного проката 

 с односторонней накладкой из уголка в 1 ряд 

 

 

     

 

 

 

 

 

 

Рис.5.8. Стык фасонного проката 

 с односторонней накладкой из уголка в 2 ряда 
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Рис.5.9. Стык фасонного проката  

с односторонней накладкой при шахматном расположении болтов 

 

 

Примечания №2. 

1. При шахматном размещении болтов ослабленное сечение фасонного или ли-

стового проката проверяется на прочность по одному сечению (не по «зигзагу»). 

2 . При применении односторонних стыковых накладок расчетное количество 

болтов следует увеличивать на 10%. 

3. По вопросам проектирования болтовых соединений ряд дополнительных тре-

бований указано в нормах [4]. Студентам рекомендуется ознакомиться с ними самосто-

ятельно. 

6. ОСНОВЫ РАСЧЕТОВ И ПРОЕКТИРОВАНИЯ 

 СВАРНЫХ СОЕДИЕННИЙ 

6.1. Классификация электродуговой сварки 

В настоящее время это основной способ образования сварных соединений в 

строительстве. Источником тепла в этом случае является электрическая дуга. 

Применяются следующие виды электродуговой сварки. 

Ручная дуговая сварка (РДС) электродами. Этим типом сварки выполняется в 

строительстве около 70% всех сварочных работ. Его основные преимущества: просто-
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та выполнения, дешевизна по совокупности затрат, мобильность оборудования, высо-

кое качество металла шва при соответствующей квалификации сварщика, равнопроч-

ность шва и основного металла при физическом контроле качества шва, возможность 

выполнения в труднодоступных местах в любых пространственных положениях. 

Механизированная дуговая сварка в среде углекислого газа порошковой про-

волокой (МДС). Этот тип сварки имеет большинство преимуществ РДС, и, кроме того,  

повышается скорость сварочных работ и исключается образование шлака. 

Автоматическая сварка под флюсом (АДС) обладает всеми преимуществами 

РДС и МДС, а также позволяет роботизировать сварочные работы  при  больших объе-

мах работ на свободной площади сборочных марок конструкций. 

Электрошлаковая сварка с применением флюса в шлаковой ванне при 

2500t C≤ °  (ЭШС). Применяется при большой  (практически не ограниченной) тол-

щине свариваемых деталей (элементов) без разделки кромок.  Дает существенно более 

высокую производительность по сравнению с другими типами сварки. 

Основные недостатки электродуговой сварки, которые в большинстве случаев 

могут быть исключены соответствующей технологией работ: 

 − наличие остаточных сварочных напряжений от неравномерного нагрева и 

остывания металла шва и основного металла в границах сплавления; 

− усадочные деформации при остывании металла шва и металла границы 

сплавления; 

− концентрация напряжений в зоне сварки и чувствительность сварных со-

единений к образованию трещин; 

− склонность проката к слоистым разрушениям в сварных соединениях, ис-

пытывающих растягивающие напряжения по толщине листа. В нормах [4] данный во-

прос трактуют следующим образом: п. 13.3 [4] при применении в сварных соединениях 

проката толщиной ≥ 25мм из низколегированных сталей в крестообразных, тавровых и 

угловых соединениях, а также у сварных швов с полным проплавлением в одном из 
элементов, испытывающих растягивающие напряжения по толщине листа, и в осталь-

ном прокате толщиной более 40 мм возникает риск появления слоистого разрушения 

(дефекта в прокате, образующегося под действием сварки, в виде слоистых трещин, 

параллельных плоскости проката); обнаруживается ультразвуковым контролем каче-

ства швов.  

Возникновение слоистого разрушения существенно зависит от формы соеди-

нений и расположения сварных швов, от размера шва, толщины свариваемых элемен-

тов, степени жесткости соединения и технологии сварки. 

П. 13.4 [4]: склонность проката к слоистым разрушениям следует определять 

при испытаниях на растяжение по значению относительного сужения < OP >   на об-

разцах, ось которых нормальна поверности проката по формуле: 

OP,E ≤ OP,н, 

где OP,E −суммарный фактор риска, % (см. формулу (174)  [4]); 

       OP,н − нормируемое в % значение фактора риска по табл. 37 [4]. 

В СП 294 [23], п. 12.1.2 приведены дополнительные требования по данному 

вопросу: 

− при проектировании сварных узлов, один из элементов которых испытывает 

растягивающие напряжения по толщине листа, следует принимать конструктивные 

решения тавровых и угловых соединений с уменьшенным риском возникновения слои-

стых трещин. Для этого необходимо выполнять следующие требования: 
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• отказаться от применения в растянутом элементе одностороннего углово-

го шва и перейти к двустороннему со сведением к минимуму концентра-

ции деформаций в вершине сварного шва (рис. 17а [23]); 

• применять соединения без разделки кромок с минимально возможным 

объемом наплавленного металла  взамен соединений с полным проплав-

лением (рис. 17б, [23]); 

• применять при статических нагрузках соединения с разделкой кромок 

(ℎE ≤ � 3⁄ ) и неполным проплавлением (рис. 17в [23]), которые предпо-

чтительнее соединений с полным проплавлением; 

• по возможности избегать применения V-образной разделки, применяя К-

образную разделку в растянутом элементе (рис. 17г [23]); 

• во всех случаях, когда это возможно, применять в растянутых элементах 

тавровые соединения вместо угловых (рис. 17д [23]); 

• для снижения растягивающих напряжений по толщине листа применять 

нетиповые решения разделки кромок в угловых соединениях (рис. 17е 

[23]; 

• в угловом соединении с двумя  растянутыми прикрепляемыми элемента-

ми к листу–прокладке последний следует перекрывать сварным швом до 

половины толщины прикрепляемых элементов (рис. 17ж [23]). 

6.2. Классификация стыковых сварных швов по конструктивному 

решению 

Стыковые соединения наиболее рациональны по расходу присадочного металла  

и удобны для контроля качества швов. Для обеспечения равномерного сквозного про-

плавления необходима подготовка кромок соединяемых деталей (разделка кромок). 

Для стыковых швов применяют следующие виды разделки  кромок: 

V – образная  (рис. 6.1), 

Х – образная  (рис. 6.2), 

U – образная  (рис. 6.3),  

К – образная  (рис. 6.4). 

V, X, U – образные  разделки кромок применяют в стыковых не растягиваемых 

соединениях для деталей (элементов), расположенных в одной плоскости.  К - образная 

разная разделка применяется в стыковых соединениях деталей, расположенных как в 

одной плоскости, так и перпендикулярно друг к другу, а также в угловых швах при лю-

бом НДС. 

  

Рис.6.1.  V - образная разделка 

кромок: 

t = 3 ÷ 50 мм;  a = 2 ÷ 4 мм; 

b = 2 ÷ 4 мм;  α = 50 ÷ 60°.  

Рис.6.2.  X - образная разделка 

кромок: 

    t = 12 ÷ 60 мм (от РДС до АДС); 

a = 0 ÷ 2 мм;  b = 2 ÷ 6 мм; 

α = 55 ÷ 60°. 



53 

 

 

 

 

Рис.6.3.  U - образная разделка 

кромок: 

t = 15 ÷ 100 мм;  a = 0 ÷ 2 мм; 

b = 2 ÷ 6 мм;  α = 10 ÷ 13°. 

Рис.6.4.  K - образная разделка 

кромок: 

    t = 12 ÷ 60 мм; (от РДС до АДС); 

a = 2 ÷ 0 мм;  b = 1 ÷ 6 мм; 

α = 45 ÷ 50°. 

 

 
 

Вид разделки  кромок зависит от толщин свариваемых деталей и типа сварки. 

Без разделки кромок стыковые швы выполняют при толщинах деталей до 20 мм 

в зависимости от типа сварки в соответствии с действующими ГОСТ на сварку. 

В СП 294 [23, п.12.1.2] внесено ряд ограничений на разделку кромок в стыковых 

соединениях. Студентам рекомендуем с ними ознакомиться самостоятельно. 

6.3. Основы проектирования и расчетов стыковых сварных              

соединений 

В зависимости от вида деформации (растяжение, сжатие, изгиб, срез) проекти-

рование и расчет стыковых сварных соединений проводят исходя из условий достиже-

ния первого предельного состояния (ПС-I). 

6.3.1. Центральное растяжение  

На рис. 6.5  показан сварной стык двух листов, нагруженных центрально прило-

женной  силой растяжения 
pN .  При этом расчетная длина сварного стыкового шва 

1
lω  

меньше ширины листа лb  на величину непровара концов шва, т.е. 
1

lω <
лb . Однако, если 

шов выводится на выводные планки, которые после выполнения шва обрезают, то 

можно считать 
2

lω =
лb . 

Расчет стыкового шва по рис. 6.5 может быть выполнен исходя из граничного 

условия ПС-I по прочности по формуле: 

                              p рN Ф≤ ,                                                         (6.1) 

где   
pN −  расчетное  усилие при центральном растяжении; 

рФ −минимальная несущая способность сварного стыкового шва по прочности 

при растяжении,  р y cФ А Rω ω γ= ⋅ ⋅ . 

Здесь:  А l tω ω ω= ⋅ −  площадь сварного шва; 
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1
2л лl l b tω ω= = − − при отсутствии выводных планок; 

2 лl l bω ω= = − при выведении шва на выводные планки, которые потом 

срезают; 

лt tω = − толщина шва, равная толщине листа при обеспечении подварки 

корня шва; 

0 7 лt , tω = − толщина шва без подварки корня шва; 

0 85y yR , Rω = − расчетное сопротивление сварного стыкового шва при 

растяжении  без физического контроля качества шва; табл. 4 [4]; 

y yR Rω = − расчетное сопротивление сварного стыкового шва при рас-

тяжении при обеспечении физического контроля качества шва, 

табл. 4 [4]. 

 
 

Рис.6.5. Схема сварного стыка двух листов, нагруженных  

центрально приложенной силой растяжения 

 

Примечания. 

Согласно п.14.1.6 [4] «сварные стыковые соединения листовых деталей, как 

правило, следует проектировать прямыми с полным проваром и с применением вывод-

ных планок.  

В монтажных условиях применяется односторонняя сварка с подваркой корня 

(при наличии возможности кантовать свариваемые марки) и сварка на остающейся 

стальной подкладке». Последние фразы, подчеркнутые нами, возможно, имеют в виду 

случай, когда подварка корня в монтажных условиях невозможна (рис. 6.6). 

 
 

Рис.6.6.  Монтажный стык двух листов при односторонней сварке 

на остающейся подкладке 
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Из граничного условия (6.1) при необходимости можно уточнить величины лb , 

лt : 

( )л p y л cb N R tω γ= ⋅ ⋅ ;   ( )л p y л ct N R bω γ= ⋅ ⋅ . 

6.3.2. Центральное сжатие 

На рис. 6.7 показан сварной стык двух листов, нагруженных центрально прило-

женной силой сжатия сN . Расчетная длина сварного стыкового шва определяется ана-

логично указанной в разделе  6.3.1. 

 

 

Рис. 6.7.  Сварной стык двух листов, 

нагруженных центрально приложенной силой сжатия 

 
Расчет стыкового шва по рис. 6.7 может быть выполнен исходя из гра-

ничного условия ПС-I по формуле 

                              с сN Ф≤ ,                                                      (6.2) 

где   сN −  расчетное  усилие  при центральном сжатии; 

сФ −минимальная несущая способность сварного стыкового шва по проч-

ности при сжатии,  сж
с у cФ А Rω ω γ= ⋅ ⋅ . 

Здесь:    Аω −  см. раздел 6.3.1; 

сж
у yR Rω = − при обычных условиях контроля качества 

шва, табл. 4 [4]. 
Примечания, изложенные в разделе  6.3.1, справедливы и в данном 

случае. 

6.3.3. Чистый изгиб  

На рис. 6.8  показан сварной стык двух листов, нагруженных изгибающи-

ми моментами в плоскости листов хМ . 

Расчетная длина сварного стыкового шва определяется аналогично изло-

женной в разделе 6.3.1. 

Расчет стыкового шва  может быть выполнен исходя из граничного усло-

вия ПС-I  при чистом изгибе по формуле  

                                        х r ,uМ Ф≤  ,                                                      (6.3) 
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где   хМ −  расчетное значение изгибающего момента в  стыке; 

r ,u ,y cФ W Rω ω γ= ⋅ ⋅ − несущая способность сварного стыкового шва при 

чистом изгибе. 

Здесь:  

2

6

l t
W ω ω

ω
⋅= −  упругий момент сопротивления сварного стыко-

вого шва; RS = Tл − 2�л −без выводных планок; RS = Tл −при наличии выводных планок; 

0 85y yR , Rω =  или  Rωy = Ry  - см. раздел 6.3.1 и табл. 4 [4]. 

Примечания, изложенные в разделе  6.3.1, распространяются и на данный 

случай работы стыка. 

 
 

Рис.6.8.  Схема сварного стыка двух листов,  

нагруженных изгибаемым моментом Мx (чистый изгиб) 

 
 

6.3.4. Чистый срез  

На рис. 6.9  показан сварной стык двух листов, нагруженных только поперечной 

силой xQ . 

Расчетная длина сварного стыкового шва определяется аналогично изложенной 

в разделе 6.3.1. 

Расчет стыкового шва может быть выполнен исходя из граничного условия ПС-I  

на срез (сдвиг) по формуле 

                                                  х sQ Ф≤ ,                                                               (6.4) 

где   xQ −  расчетное значение  поперечной силы в стыке; 

s ,s cФ A Rω ω γ= ⋅ ⋅ − минимальная несущая способность сварного стыкового шва 

при чистом срезе (сдвиге). 

Здесь:  Аω −  определяется аналогично изложенному в п. 6.3.1; 

s sR Rω = − расчетное сопротивление стыкового шва срезу (сдвигу), табл. 4 [4]. 

Примечания, изложенные в разделе  6.3.1, распространяются и на данный случай 

работы стыка. 
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Рис.6.9.  Схема сварного стыка двух листов, 

нагруженных поперечной силой Qx 

 

 

6.3.5. Одновременное действие изгиба и среза 

На рис. 6.10 показан сварной стык двух листов, нагруженных одновременно из-
гибающими моментами xМ  и поперечными силами xQ , т. е. поперечным изгибом. 

 

Рис.6.10.  Схема сварного стыка двух листов, нагруженных 

одновременно усилиями Мx и Qx 

 

 В этом случае граничное условие  ПС-I  через силовые эквивалентные парамет-

ры выразить нельзя, так как сложить геометрически можно только напряжения. В связи 

с этим в условии достижения ПС-I  

                                                       N Ф≤ ,                                                               (6.5) 

под величиной N  следует понимать наибольшее приведенное усилие (макс. привS  ) на 

единицу площади поперечного сечения (т.е. напряжение), равное   red ,ωσ   в наибо-

лее нагруженной точке, т.е. 

                                               ( ) ( )2 2
3

M Q
red , ,срω ω ωσ σ τ= +   ,                                   (6.6) 



58 

 

где    M
x ,xM Wω ωσ = − напряжения от изгиба,  

2

6
,x

t l
W ω ω

ω
⋅= ; 

( )Q
,cр xQ t lω ω ωτ = ⋅  −  среднее касательное напряжение по сечению от среза. 

Тогда правая часть в формуле (6.5) будет иметь вид: 

                                                 y cФ n Rω γ= ⋅ ⋅ ,                                                     (6.7) 

где  0 85y yR , Rω =  или y yR Rω = −  в зависимости от вида контроля качества 

шва (см. раздел 6.3.1). 

С учетом сказанного условие достижения ПС-I при поперечном изгибе с учетом 

допущения частичного развития неупругих деформаций имеет вид: 

σred,ω ≤ Ф    или    ( ) ( )2 2
3 1 15

M Q
,ср y c, Rω ω ωσ τ γ+ ≤ ⋅  ,                            (6.8)  

где n = 1,15 - для однопролетных изгибаемых элементов при статических 

нагрузках, учитывает вероятность локальных неупругих деформаций в стенке (в нашем 

случае в полосе при поперечном изгибе). 

Согласно [4] для изгибаемых элементов первого класса, т.е. работающих только 

в упругой стадии, условие достижения ПС-I может быть записано в следующей форме 

(с учетом п.14.1.15 и формулы (44) [4]): 

                                     ( ) ( )2 20 87
3 1

M Q
,x ,ср

y c

,

R
ω ω

ω
σ τ

γ
⋅ + ≤

⋅
;                                 (6.9) 

здесь  0,87=1/1,15;  ( ) 1,ср s sRωτ γ⋅ ≤ . 

Примечание. 

Здесь можно отметить некоторую некорректность применения в нормативных 

документах формулы для касательных напряжений.  

В СНиП II-23-81* (формулы (33) и (145)) для балок первого класса, где в первой 

− хуτ  определяют по формуле Д.И. Журавского, а во второй – принимают как срτ . 

В СП16 (формулы (44) и (67)) – аналогично. Но приведенные напряжения в обо-

их случаях сравнивают с несущей способностью при учете ограниченных пластических 

деформаций т.е. с коэффициентом 15,1=n   ( 87,015,11 = ). 

6.3.6. Одновременное действие изгиба, среза и центрального        

растяжения (сжатия)  

На рис. 6.11 показан сварной стык двух листов, нагруженных одновременно из-
гибающим моментом хМ , поперечной силой хQ  и нормальной силой центрального рас-

тяжения pN  или сжатия  cN . 

В этом случае в условии достижения ПС-I по формуле (6.5) под величиной N  

следует понимать наибольшее приведенное усилие  (макс привS ) на единицу площади 

поперечного сечения (т.е. напряжение), равное ωσ ,red  в наиболее нагруженной точке, 

т.е.  

( ) ( )2 2
3M N Q

red , ,x ,х ,срω ω ω ωσ σ σ τ= + + ,                               (6.10) 

где   М
,хωσ ,  −Q

ср,ωτ  определяются аналогично формулам (6.6); 
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N

,х N Aω ωσ = ,   A t lω ω ω= ⋅ − аналогично п. 6.3.1. 

Правая часть в формуле 6.10 граничного условия будет аналогична формуле 

(6.7), а граничное условие ПС-I по (6.5) будет иметь вид с учетом методики [4]: 

           ⋅
⋅ cyR γω

87,0 ( ) ( )2 2
3 1

M N Q
,x ,х ,срω ω ωσ σ τ+ + ≤ .                             (6.11) 

 
 

Рис.6.11.  Схема сварного стыка двух листов, 

нагруженных одновременно усилиями Мx , Qx,  Nc(Np)  

6.3.7. Наклонный (косой) стыковой шов при действии центрально-

го растяжения (сжатия) 

На  рис. 6.12 показан сварной стык двух листов косым швом. 

 
Рис.6.12.  Схема косого стыкового шва двух листов 

 при нагружении его нормальной (вдоль оси "х-х") силой  Np (Nc) 
 

Раскладывая эквивалентную силу N , действующую в косом шве,  на нормаль-

ную N
σ

 и касательную N
τ

 составляющие, можно записать левую часть  условия до-

стижения ПС-I ( N ϕ≤ ) в виде: 

( ) ( )2 2
3прив red , y cN S Rω ω ω ωσ σ τ γ→ = = + ≤ ⋅ , 

где  

2

л

sin
N A N

A

σ
ω ω

ασ = = ⋅ ,  
2

2 л

sin
N A N

A

τ
ω ω

ατ = = ⋅ . 
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Здесь N N sin ;
σ α= ⋅ N N cos ;

τ α= ⋅ лA A sinω α= − без учета непрова-

ра концов шва на длине 2 лt  при лl bω >> , лt tω = ; 

α −  угол наклона стыкового шва к оси « хх − ». 

При 65α > ° − шов площадью A t lω ω ω= ⋅  подлежит расчету. 

При 65α ≤ ° − такой шов будет равнопрочен основному металлу при полном 

проваре: y л yA R A Rω ω⋅ ≥ ⋅ , где лA − площадь листа; л л лA b t= ⋅ ; лA t lω ω= ⋅ . 

Примечания к разделу 6.3 

П.1. Согласно п.14.1.14 [4] и п.4.4.3 [23] при расчете растянутых сварных стыко-

вых соединений элементов из стали с отношением yuu RR >γ ,  эксплуатация которых 

возможна и после достижения металлом предела текучести1), а также сжатых стыковых 

соединений из стали с  440>ynR Н/мм2, формулу (175) [4] следует применять в виде: 

1≤







γ⋅

γ
⋅⋅ ω

ω c
u

u
л

R
ltN ,  т.е.  вместо uuy RR γωω → . 

П.2. Стыковые сварные соединения во внецентренно сжатых или сжато-

изгибаемых элементах, выполненных из стали с ��� ≥ 440 Н/мм2, имеющих попереч-

ное сечение с одной осью симметрии, параллельной плоскости изгиба   (рис. 6.13), при 

проверке прочности растянутой кромки сечения в плоскости действия момента ре-

комендуется применять формулу (107) [4] в измененном виде*)  (см. п.4.4.5 [23]): 

1
1c x

,у c ,n t ,x

N M
,

R A Wω ωγ δ
⋅ − + ≤

⋅ ⋅
                                 (107*) 

где  ( )
yc RAN ωωλδ ⋅⋅−−= 21,01 ; 

−x,tW момент сопротивления сечения для растянутого волокна.  

                
 

          Рис.6.13.  Схема поперечных сечений внецентренно сжатых или 

сжато-изгибаемых элементов с одной осью симметрии, 

 параллельной плоскости изгиба 
 
1) при ��� < 440 V мм�⁄  согласно [23, п.4.4.2; п.4.45], см. стр.61 настоящего по-

собия; 

*) Обоснование применения формулы (107*): 

− согласно п.9.1.3 [4] внецентренно сжатые (сжато-изгибаемые) элементы из 
стали с нормативным сопротивлением ��� > 440 V мм�⁄  с несимметричными сечения-

ми относительно оси < W − W >, перпендикулярной к плоскости изгиба (рис. 6.13) сле-
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дует проверять на прочность растянутого волокна сечения в плоскости изгибающего 

момента по формуле (107) [4] 

XY
ZY∙X[ \ ]

^_ − `
a∙bc,_\ ≤ 1,  (ф. 107 из [4]) 

где  de,� − момент сопротивления сечения, вычисленный для растянутого волокна; 

         f = 1 − 0,1 ∙ G ∙ g̅� ;N ∙ ��=i . 

По данному вопросу в [23] указано следующее: 

1) Согласно п.4.4.2 (в продолжении…) для сталей высокой прочности            

(3у > 600МПа) с отношением 3� 3� = 1,15 ÷ 1,20⁄  введение коэффициента �� = 1,3 

приводит к тому, что в связи с близостью значений 3� и 3� работа сечения будет про-

ходить в пределах упругости. При этом учет неупругих деформаций в расчетах рас-

тянутых элементов не допускается! 

2) Согласно п.4.4.3 (в продолжении…) для сжатых элементов из сталей с отно-

шением 3� 3� = 1,15 ÷ 1,20⁄  в отличие от растянутых расчет допускается выполнять с 
учетом неупругих деформаций, что обеспечивает более полное использование  проч-

ностных свойств стали и, следовательно, дает экономию. 

3) Согласно п.4.4.5 (в продолжении…) для изгибаемых элементов из высоко-

прочных сталей (3� 3� = 1,15 ÷ 1,20)⁄  неупругие деформации допускаются к учету в 

расчетах только для сжатой зоны сечения; в растянутой зоне – расчет следует выпол-

нять только в пределах  упругости. 

4) Согласно п.4.4.8 (в продолжении…) при расчетах конструкций из сталей с от-

ношением 3� 3� < 1,3⁄   развитие пластических деформаций в растянутых элементах 

или зонах растяжения изгибаемых элементов не допускается; ограниченные пластиче-

ские деформации допускаются только в сжатых элементах или в зонах сжатия изгибае-

мых элементов при условии обеспеченности в них местной и общей устойчивости.  

Таким образом, по нашему мнению, применение формулы (107*) для растяну-

той зоны сварных стыковых соединений внецентренно сжатых и сжато-изогнутых эле-

ментов из сталей с ��� ≥ 440 V мм�⁄ при отношении 3� 3� ≤ 1,2⁄  (это стали 

С440…С590) по упругой стадии работы обосновано на основании выше изложенных 

положений СП 294 [23], так как (см. также п. 4.4 настоящего пособия) для стали С440 

отношение �� �� = 1,22 ÷ 1,216⁄  ближе к стали С550, для которой 

�� �� = 1,185 ÷ 1,19⁄ , чем к стали С390, для которой �� �� = 1,33⁄ . 

Особенно это касается использования стали С440, для которой в [4] разрешено в 

растянутой зоне использовать упруго-пластическую работу. 

П.3. Нахлесточные сварные соединения стальных листов толщиной до 4 мм то-

чечными швами дуговой сваркой со сквозным проплавлением (видимо, вдоль оси, про-

ходящей через центр тяжести сечений) следует рассчитывать на меньшую прочность из 
двух: при срезе или вырыве, - по формулам ПС-1: 

а) при срезе s sQ Ф≤ ,  

где  sQ − расчетное сочетание усилий срезу,  

20 28s unФ , d Rω= ⋅ − несущая способность шва срезу. 

Здесь: d −диаметр точечного шва по ГОСТ 14776; 

unRω − нормативное сопротивление сварочного материала 

по временному сопротивлению. 

б) при вырыве t tN Ф≤ ,  

где  tN − расчетное сочетание усилий на вырыве,  

 t unФ d t Rβ= ⋅ ⋅ ⋅ − несущая способность шва вырыву при un unR Rω< ; 
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−= минtt наименьшая из двух толщин нахлестываемых листов в со-

единении; 

β = 1,1 – при сварке элементов равной толщины; 

β = 1,9 – при сварке элементов с разными толщинами, отличающими-

ся в два и более раза;  

β = 1,1÷1,9 – по интерполяции при меньшем отличии в толщинах 

( )21 12 <≤ tt . 

П.4. Расчет растянутых стыковых сварных соединений выполнять не требуется 

при применении сварочных материалов по Приложению «Г» [4] при полном проваре 

соединяемых элементов и физическом контроле качества швов. 

П.5. Стыковые сварные соединения, воспринимающие одновременно QМ ,  и 

locF , (рис. 6.14) следует проверять по измененной формуле (44*)  к формуле (44) по [4] 

с учетом п.7.2.1 [23] на локальные неупругие деформации в стыке листов в форме:         

 

13
87,0

,

2

,,,

2

, ≤++⋅−⋅
⋅ хууухх

cyR
ωωωωω

ω

τσσσσ
γ

,                        (44*) 

где    ( ) 1, ≤⋅ csху R γτ ω ,  
ω

ωω ττ
A

Q
срxy == ,, , 

2
,

,
ω

ω
ωσ l

J

M

x

x ⋅= , 
ef

loc
locy

lt

F

⋅
==

ω
ωω σσ ,, . 

 

 

 

 
 

Рис.6.14. Стыковое сварное соединение,  

нагруженное одновременно усилиями M, Q, Floc,y 

 

6.4. Классификация и основы проектирования и расчетов  

сварных соединений на угловых швах 

6.4.1. Классификация сварных соединений на угловых швах  по 

конструктивным особенностям 

В соединениях на угловых швах последние располагаются в углах, образуемых 

гранями соединяемых «внахлест» элементов (рис. 6.15). При этом угловые швы, распо-

ложенные параллельно линии действия расчетной нормальной силы, называют 
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фланговыми. Угловые швы, расположенные в этом случае перпендикулярно линии 

действия расчетной нормальной силы, называют лобовыми. 

Как видно из рис. 6.15, фланговые швы показывают большую неравномерность 

распределения внутренних сил (напряжений) по их длине (сечение 3-3), а на концах 

они имеют существенную концентрацию (сечение 1-1), которая несколько сглаживает-
ся в местах перехода фланговых швов в лобовые (сечение 2-2).  При проектировании  

таких сварных соединений нормы рекомендуют  концы фланговых швов, по возможно-

сти, заводить на торцы соединяемых элементов на 20 мм. 

Лобовые швы по длине распределяют напряжения также неравномерно, но бо-

лее плавно, чем фланговые, особенно на концах перехода их во фланговые. Однако в 

лобовых швах имеет место весьма неравномерное распределение напряжений (внут-

ренних сил) по глубине (толщине) шва (рис. 6.16). 

Основным показателем углового шва является величина его катета kf  (высота 

шва), ограничиваемая как сверху (максимальная величина), так и снизу (минимальная 

величина). 

Максимальная величина катета шва оганичена опасностью пережога зоны шва, а 

минимальная – опасностью непровара. 

1 2max
f минk , t≤  −  в листовых соединениях;  

min
fk  - см. табл. 38 [4]; 

в соединениях фасонного проката различают шов по обушку и шов по перу:  

по обушку: 1 2max
f минk , t≤ ;  min

fk  - см. табл. 38 [4]; 

 

по перу: 0 9f пераk , t≤ ;  min
fk  - см. табл. 38 [4]; 

lω − расчетная длина углового шва, равная фактической длине минус 10 мм  для 

учета дефектов в начале и в конце шва. 

Длина углового шва также ограничена сверху и снизу. Максимальная длина шва 

ограничивается из-за неравномерности работы шва  величиной 85max
f fl kω β≤ ⋅  (кроме 

непрерывных поясных швов в балках или колоннах), а минимальная длина шва 

4min
fl kω ≥ или 40 мм (что больше). 

Как показывают опытные испытания [7], разрушение угловых сварных соедине-

ний возможно по двум сечениям: по металлу шва (сечение C C−  по рис. 6.16; сечение 

11 −  по рис. 6.17)  и по металлу границы сплавления (сечение B B−  по рис. 6.16 и 

сечение 22 −  по рис. 6.17). Поэтому в нормах [4] рассматривается возможность разру-

шения шва по одному из двух сечений: 

− по металлу шва (сечение f ); 

− по металлу границы сплавления (сечение z ). 

Для этих сечений установлены соответствующие параметры для расчетов [4]: 

fβ , zβ − коэффициенты глубины проплавления,  табл. 39 [4]; 

fRω , zRω − расчетные сопротивления по табл. 4 [4]; 

fAω , zAω − площади поперечных сечений для угловых швов при расчетах по 

металлу шва и по металлу границы сплавления соответственно. 
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Рис.6.15. Схема сварного соединения на угловых швах,  

нагруженного центральной силой растяжения 

 

 

 

 
 

 
 

Рис.6.16. Схема распределения напряжений по глубине лобового шва 
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Рис.6.17.  Расчетные сечения углового шва в тавровых соединениях: 

                      z (2-2) - сечение шва по металлу границы сплавления 
                     f (1-1) - сечение шва по металлу шва 

 
 

6.4.2. Центральное растяжение (сжатие) 

На  рис. 6.18  показано сварное соединение на угловых швах: фланговых и лобо-

вых.  

 

Рис.6.18. Схема сварных соединений на угловых швах, 

нагруженных центральной силой  Np (Nc): 
а) фланговые швы; б) лобовые швы 
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Такие швы рассчитывают на прочность (как и стыковые швы),  исходя из гра-

ничного условия  ПС-I: N Ф≤ . 

Здесь  N −  расчетное растягивающее (сжимающее) усилие; 

Ф−наименьшая несущая способность сварного соединения на угловых 

швах, равная:        

f f f cФ А Rω ω γ= ⋅ ⋅ − по металлу шва; 

z z z cФ А Rω ω γ= ⋅ ⋅ − по металлу границы сплавления. 

Здесь:  f f fА k lω ωβ⋅ = ⋅ ⋅ − площадь шва по металлу шва; 

z z fА k lω ωβ⋅ = ⋅ ⋅ −площадь шва по металлу границы сплавления; 

fβ , zβ −  по табл. 39 [4]; 

fk −катет шва.  

При  сваривании двух листов внахлест лобовыми угловыми швами размер 

нахлеста листов друг на друга следует принимать согласно [4] 5 минt≥  свариваемых 

элементов. 

Расчетные сопротивления сварных соединений следует определять по следую-

щим формулам или таблицам: 

0 55f un mR , Rω ω ωγ=  или по табл. Г2 [4], 

где  mωγ − коэффициент надежности по металлу шва;  

1 25m ,ωγ =  при 490unRω ≤ Н/мм2 (Мпа); 

1 35m ,ωγ =  при 590unRω ≥ Н/мм2 (Мпа); табл. 4 [4], (в примечани-

ях). Видимо, для промежуточных значений  Rωun  величину 

mωγ  допускается принимать по интерполяции; 

0 45z unR , Rω = , где unR −по табл. В.5 [4]. 

6.4.3. Чистый изгиб соединений на угловых швах,  расположенных 

в плоскости (х-х),  параллельной плоскости действия усилия 

На  рис. 6.19 показано сварное соединение на угловых швах, воспринимающее  

изгибающий момент в плоскости действия шва, т.е. шов и изгибающий момент рас-

положены в параллельных плоскостях, которые теоретически сдвинуты на величину 

лt5,0 , которой в практических расчетах пренебрегают. 

 

Граничное условие по прочности N Ф≤  , где:  

xN M= − расчетное значение  изгибающего момента; 

Ф  − несущая способность углового шва (по металлу шва или по металлу грани-

цы сплавления): 

( )
x, f y , fa ,б

f f c
a б

J J
Ф R

Z или Z
ω γ

+
= ⋅ ⋅ − по металлу шва; 

( )
x ,z y ,za ,б

z z c
a б

J J
Ф R

Z или Z
ω γ

+
= ⋅ ⋅ − по металлу границы сплавления, 
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22

aaa yxz +=  

22

ббб yxz +=  

 

Рис.6.19.  Схема сварного соединения двух листов, 

нагруженных изгибающим моментом в плоскости, 

параллельной плоскости изгиба 
 

 

где a , б  (рис. 6.19) – наиболее удаленные от центра тяжести шва точки, 

в которых  напряжения в швах максимальны, т.е. 

( ),макс х f zМ W илиWω ω ω ωσ σ= = , 

здесь  ( )
x , f y , f

f
a б

J J
W

Z или Z
ω

+
= −момент сопротивления шва по металлу шва; 

( )
x,z y ,z

z
a б

J J
W

Z или Z
ω

+
= −момент сопротивления шва по металлу грани-

цы сплавления; 

 fRω , zRω − расчетные сопротивления угловых швов, см. раздел 

6.4.1. 

6.4.4. Чистый изгиб соединений на угловых швах, расположенных в 

плоскости (z-z), перпендикулярной плоскости действия момента хМ                          

( в плоскости х х− ) 

На рис. 6.20  показано сварное соединение на угловых швах, воспринимающее 

изгибающий момент хМ , действующий в плоскости, перпендикулярной плоскости уг-

лового шва z z− . 

Граничное условие по прочности шва N Ф≤ , где: 

xN M= −  расчетное значение изгибающего момента; 

Ф  − несущая способность углового шва (по металлу шва или по металлу 

границы сплавления): 

мин f f cФ Ф W Rω ω γ= = ⋅ ⋅  (или z z cW Rω ω γ⋅ ⋅ ). 
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Здесь: 

2

6

f f
f

k l
W

ω
ω

β ⋅ ⋅
= − момент сопротивления углового 

шва по металлу шва; 
2

6

z f
z

k l
W

ω
ω

β ⋅ ⋅
= −момент сопротивления углового шва 

по металлу границы сплавления. 

Рис.6.20.  Схема сварного соединения двух листов на угловых швах с помощью 

накладок. Плоскость швов перпендикулярна плоскости действия Мх 

6.4.5. Чистый срез сварного соединения на угловых швах при      

действии поперечной силы Qx. 

Иллюстацией такого соединения могут быть  рис. 6.19; 6.20, в которых вместо 

хМ  приложено хQ . 

В практике проектирования работа таких соединений на срез имеет место, 

например, в опорных узлах балок (рис. 6.21; 6.22). 

 
 

Рис.6.21. Схема сварного соединения на угловых швах опорных ребер 

в балке с внутренними опорными ребрами жесткости: lw = hw – Δ1 – Δ2,              

где ∆l≤ 25 мм; ∆�= 60 мм 
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Рис.6.22. Схема сварного соединения на угловых швах  

торцевого опорного ребра в балке: lw = hw 
 

Условие достижения  ПС-I имеет вид: Q Ф≤ ,  

где  Q − расчетное значение поперечной силы; 

f f c

мин

z z c

А R по металлу шва ,
Ф Ф

A R по металлу границы сплавления,

ω ω

ω ω

γ
γ

⋅ ⋅ −
= = − ⋅ ⋅ −

         

минимальная несущая способность соединения. 

Здесь  f f fА k lω ωβ= ⋅ ⋅ −площадь углового шва по металлу шва; 

z f zА k lω ωβ= ⋅ ⋅ − тоже, по металлу границы сплавления; 

fβ , zβ − коэффициенты по табл. 39 [4]; 

lω − расчетная длина углового шва, равная фактической высо-

те стенки >ℎS) .          

6.4.6. Работа и расчет сварного соединения на угловых швах при  

одновременном действии на соединение усилий хМ , хQ , Gm, n�, G�  в плос-

кости, параллельной плоскости швов 

Расчетная схема такого соединения при действии усилий в плоскости швов при-

ведена на рис. 6.23. 

Здесь граничное условие ( N Ф≤ )  ПС-I   при  одновременном действии М , Q , 

N  выразить в форме усилий невозможно. В этом случае следует пользоваться приве-

денными напряжениями (т.е. силами, действующими на единицу площади попереч-

ного сечения шва), полученными геометрическим сложением напряжений от М , Q , 

N ,  действующих одновременно. 

Тогда граничное условие будет иметь вид:  

слева:   

макс.       oSp456 = qroSp̀s + oSpts + oSp]s u� + roSp
`v + oSp

tv u�
 ,   − по металлу шва; 

макс. oSP456 = q;oSP̀s + oSPts + oSP]s=� + roSP
`v + oSP

tv u�
,− по металлу границы 

сплавления; 
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справа: 

Фωf = Rωf  · γc - по металлу шва; 

Фωz = Rωz  · γc - по металлу границы сплавления. 

 

 

 
  

 

Рис.6.23. Схема сварного соединения на угловых швах двух листов "внахлест" при од-

новременном действии Мх, Qх, Nх в плоскости, параллельной плоскости шва 
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6.4.7. Работа и расчет сварных соединений на угловых швах,  

расположенных в плоскости, перпендикулярной плоскости шва, на одно-

временное действие усилий хМ , хQ , хN  

Расчетная схема такого соединения приведена на рис. 6.20. 

Здесь аналогично предыдущему случаю граничное условие ПС-I  следует выра-

жать через приведенные напряжения (т.е. выражать силами, действующими на единицу 

площади поперечного сечения шва), полученными геометрическим сложением напря-

жений от усилий хМ , хQ , хN , действующих одновременно. 

В этом случае граничное условие будет иметь вид: 

( ) ( )2 2
x x xM N Q

f ,red f cf f f Rω ωω ω ωτ τ τ τ γ= + + ≤ ⋅ − по металлу шва; 

( ) ( )2 2
x x xM N Q

z,red z z z z cRω ω ω ω ωτ τ τ τ γ= + + ≤ ⋅ −по металлу границы сплавления. 

Здесь формулы для касательных напряжений от отдельных усилий М , Q и N , 

обозначенных в п.6.4.6 и 6.4.7, имеют вид: 

xM x
f

f

M

W
ω

ω
τ = ,    xN x

f
f

N

A
ω

ω
τ = ,   xQ x

f
f

Q

A
ω

ω
τ =    −  по металлу шва; 

xM x
z

z

M

W
ω

ω
τ = ,    xN x

z
z

N

A
ω

ω
τ = ,   

x

z

Q

Aω
 − по металлу границы сплавления; 

где формулы для fWω , fAω ,  zWω , zAω − приведены выше в соответствующих п.п. 

6.4.4; 6.4.5. 

Примечания к разделу 6.4 

П.1. Для элементов примерно одинаковой толщины  катеты швов принимают 
одинаковыми (рис. 6.24). 

П.2. При существенно разных толщинах свариваемых элементов ( )2 1t t>>  сле-

дует принимать швы с разными катетами (рис. 6.17). 

П.3. При сваривании фасонного проката с листовым для силовых расчетных со-

единений следует  применять максимальные катеты швов (рис. 6.25): по обушкам 

1 2об
f минk , t≤ , по перьям  0 9п

f пераk , t≤ . 

П.4. В сварных конструкциях для климатических зон с расчетной температурой 

макс. �° < −45°� угловые швы следует выполнять с плавным переходом к основному 

металлу (рис. 6.26), т.е. 
2 1

1 2f fk k ,≥ . 

П.5. Для угловых швов соединений из стали с 285ynR ≤ Н/мм2 следует приме-

нять сварочные материалы, удовлетворяющие условиям:  

, f ,zR Rω ω> − при механизированной сварке; 

1 1 ,z , f ,z z f, R R Rω ω ω β β≤ ≤ ⋅ − при ручной сварке. 

П.6. Для соединений из стали с 285ynR > Н/мм2 при ручной сварке допускается  

применять электроды, удовлетворяющие условиям:  

z f z z fR R Rω ω ω β β< < ⋅ . 
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Рис.6.24. Соотношение катетов угловых швов  

при примерно равных толщинах свариваемых элементов 

 

 
 
 

Рис.6.25. Соотношение катетов угловых швов в соединениях  

фасонного проката с листовым 

 

Рис.6.26. Схема плавного перехода углового шва к основному металлу 

для эксплуатации при низких температурах (t ≤ -45ºС),  xp� ≥ 1,2xpl 

 

 

П.7. В тавровых соединениях элементов (рис. 6.17) из стали с 375ynR ≤ Н/мм2 

допускается применять односторонние угловые швы в слабоагрессивных средах экс-

плуатации при положительной температуре, кроме: 

− поясных швов сварных двутавров со стенками толщиной более 12 мм в ко-

лоннах и более 10 мм – в балках при ручной сварке; 

− зданий первой группы ответственности в районах: 

• с сейсмичностью 8≥ баллов; 

• с расчетной температурой 45t C° < − ° ; 

• в конструкциях с мостовыми кранами режимов работы 7К, 8К; 

• в балках при учете развития пластических деформаций. 
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П.8. При статической нагрузке и избыточной несущей способности непрерыв-

ного шва минимальной толщины в соединениях конструкций гр.4, а также в рекон-

струируемых конструкциях  гр.3  при расчетной температуре 45t C° ≥ − °  и эксплуата-

ции в слабоагрессивной среде допускается применять прерывистые угловые шва    

(рис. 6.27,  6.28). 

П.9. Комбинированные (болтовые + сварные) соединения допускаются при 

условии, что одна часть сдвигающих усилий воспринимается фрикционным соедине-

нием, вторая часть – сварными швами, выполняемыми после затяжки болтов на расчет-

ное усилие с последующей их дозатяжкой при необходимости. При этом распределение 

усилий между фрикционными и сварными соединениями допускается пропорциональ-

но их несущим способностям. 

 

 

 

 

Рис.6.27. Схема сварного соединения внахлест  двух листов прерывистыми 

 швами, расположенными параллельно плоскости листов: 

 

 
 

 

 

 
 

Рис.6.28. Схема сварного соединения на угловых швах двух листов в тавр  

прерывистыми швами, расположенными перпендикулярно 

плоскости одного из листов:  
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6.5. Классификация сварных соединений по другим признакам 

Сварные соединения различают также и по другим признакам, кроме рассмот-

ренных выше, например по конструктивным особенностям: 

− по положению в пространстве: 

• нижние (палубные), выполняемые на горизонтальной поверхности; 

• вертикальные и горизонтальные, выполняемые на вертикальной по-

верхности; 

• потолочные, выполняемые на потолочной поверхности (самые трудоем-

кие, требующие от сварщика высокой квалификации); 

− по месту производства (выполнения): 

• заводские, выполняемые в заводских условиях; 

• монтажные, выполняемые в условиях строительной площадки; 

− по назначению: 

• расчетные, выполняемые по расчетным усилиям; 

• конструктивные, назначаемые без расчета по конструктивным требова-

ниям норм; 

− по характеру работы: 

• прочные,  

• плотные,  

• прочно-плотные; 

− по числу проходок электродов: 

• однопроходные (однослойные); 

• многопроходные (многослойные). 

7. ОСНОВЫ ПРОЕКТИРОВАНИЯ И РАСЧЕТОВ ИЗГИБАЕМЫХ         

ЭЛЕМЕНТОВ СТАЛЬНЫХ СТРОИТЕЛЬНЫХ КОНСТРУКЦИЙ 

7.1. Общие сведения о балках и балочных системах 

Балками принято называть конструктивные элементы сплошного сечения, рабо-

тающие на поперечный изгиб. 

Более полное наименование могло быть и такое, что балки – это все виды изги-

баемых стержневых элементов сплошного и сквозного поперечных сечений. 

Балочные элементы сплошного поперечного сечения получили широкое распро-

странение благодаря простоте конструктивной формы и надежности в работе из-за 

близкого соответствия расчетной и конструктивной схем. 

Мерой выгодности поперечного сечения балок является ядровое расстояние: 

                                            W Aρ = ,                                                                  (7.1) 

где      W − момент сопротивления поперечного сечения; 

A − площадь поперечного сечения. 

Из выражения 7.1 следует, что чем выше момент сопротивления при одной и той 

же площади поперечного сечения, тем выгоднее сечение (выше величина ρ ). 

Рассмотрим несколько типов сечений (рис. 7.1): 

− круглое сплошное сечение, 0 125, dρ = ; 

− прямоугольное  сечение, 0 17, hρ = ; 
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− двутавровое  сечение, ( )0 33 0 42, , hρ = ÷ . 

Как видно из рассмотренных трех типов поперечных сечений по величине ядро-

вого расстояния наиболее выгодным является двутавровое поперечное сечение. 

 

 

 
 

Рис.7.1. Зависимость ядрового расстояния от формы  

поперечного сечения 

 

По статической схеме балки подразделяются на (рис. 7.2): 

− разрезные однопролетные; 

− неразрезные (защемленные в опорах) однопролетные; 

− неразрезные многопролетные; 

− консольные. 

 
разрезная однопролетная 

 
неразрезная однопролетная 

 
неразрезная многопролетная 

 
консольная 

Рис.7.2. Виды балок по статической схеме 
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По типу сечений балки подразделяются на: 

− прокатные (двутавр, швеллер); 

− гнутые (швеллер); 

− составные сварного сечения; 

− составные сечения на заклепках или высокопрочных болтах. 

По прочности стали в элементах поперечного сечения двутавра (стенка, поя-

са): 

− моностальные, в которых f
y yR Rω=  ( f

yR − расчетное сопротивление материа-

ла поясов; yRω − расчетное сопротивление материала стенки). Однако, учитывая, что 

расчетное сопртивление зависят от толщины проката,  можно сказать, что моносталь-

ных балок не бывает, так толщина пояса  tf  всегда принимается больше толщины стен-

ки  tω,  т.е. ft tω < , а f
y yR Rω > . Для упрощения расчетов в нормах предлагается для та-

ких балок принимать f
y min yR R R= = , т.е. в зависимости от толщины поясов; 

− бистальные, составного поперечного сечения из разных  сталей, т.е. 
f
y yR Rω>> , учитывая, что пояса воспринимают до 32  изгибающего момента в балке; 

− предварительно напряженные балки с затяжкой в пролете со стороны растя-

нутого пояса (затяжки располагаются симметрично относительно опор на длине до 

0,7…0,8 пролета). 

7.2. Классификация балочных систем 

В перекрытиях, покрытиях, рабочих площадках с применением стальных кон-

струкций балки компонуются в системы (балочные клетки) по определенным прави-

лам. 

Различают балочные клетки следующих типов: 

− простого типа (рис. 7.3); 

− нормального типа (рис. 7.4); 

− усложненного типа (рис. 7.5). 

При выборе типа балочной клетки следует стремиться к тому, чтобы число 

балок было минимальным; балки, по возможности, применять прокатные; сопряжение 
балок между собой – простое. 
 

 

Рис.7.3. Балочная клетка простого типа (монтажная схема) 
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Рис.7.4. Балочная клетка нормального типа (монтажная схема) 

 

 

 

Рис.7.5. Балочная клетка усложненного типа (монтажная схема) 

ГБ-1р - главные балки первого рода 

ГБ-2р - главные балки второго рода 

 

 
К рис. 7.3. Схема этажного опирания балок 
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К рис. 7.4,а. Схема опирания балок в одном уровне 

 

 
К рис. 7.4,б. Опирание балки настила непосредственно к стенке 

 
К рис.7.5. Схема пониженного опирания второстепенных балок (ВБ) 
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7.3. Основы проектирования и расчетов настилов в балочных систе   

мах 

7.3.1. Основы компоновки и расчетов стальных настилов  из плос-

ких листов для рабочих площадок (балочных клеток) 

Рекомендуемые  толщины настилов при действии равномерно распределенной 

нагрузки составляют 6 14нt ...= мм. В местах расположения оборудования настил может 

отсутствовать, т.к. это оборудование может устанавливаться непосредственно на балки. 

Толщина настила зависит от величины равномерно распределенной нагрузки и 

предварительно назначается в пределах: 

1
6нt = мм ∼ для 10эквq ≤ кН/м2; 

2
8 10нt ...= мм ∼ для 10кН/м2 20эквq< <  кН/м2; 

3
12 14нt ...= мм ∼ для 20эквq > кН/м2 . 

В конечном итоге толщина настила уточняется в процессе расчетов по ПС-I и 

ПС-II (см. ниже). 

 

 

 

 

 

Рис. 7.6. Схема расположения настила вдоль балок настила 
 

 

 

 
 

Рис. 7.7. Схема расположения настила поперек балок настила 
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Опирание настила на балки настила возможно в двух вариантах: 

- по разрезной схеме настил располагают полосами вдоль балок настила и 

приваривают продольными кромками к поясам балок сверху  палубными швами, обыч-

но прерывистыми (рис. 7.6); 

- по неразрезной схеме настил располагают полосами поперек балок и 

приваривают к ним потолочными швами (рис. 7.7). 

Независимо от варианта опирания  (рис. 7.6, 7.7) расчетная схема настила при-

нимается для практических расчетов  по рис. 7.8. Следует отметить, что такая расчет-

ная схема приводит к изгибу и растяжению настила, а расчетная толщина настила 
уменьшается по сравнению с балочной схемой (рис. 7.9). 

В большинстве случаев расстояния между балками настила  lн  определяется   

расчетом по жесткости (прогибам) при отношении 1 150н нf l ≤  и 20эквq < кН/м2. 

 

 

 

 

Рис. 7.8. Расчетная схема плоского настила 

 

 

 
Рис. 7.9. Расчетная схема настила (балочный вариант) 

Здесь: ga,n – в кН/м2, нормативная нагрузка от собственного веса конструкций покрытия 

(перекрытия), 

В – шаг балок, м; 

qа,n, экв – нормативная технологическая нагрузка на перекрытие (покрытие) 
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В строительных конструкциях, как правило, применяются настилы с отношени-

ем  100 200н нl t ...= . 

Для таких настилов в расчетах необходимо учитывать два вида деформаций: 

растяжение и изгиб. 

От растяжения в настиле появляются цепные (растягивающие) напряжения, 

приближенные значения которых можно определить по формуле: 

                                                 ц н ,пН Аσ = ,                                                          (7.2) 

где     Н − распор (рис. 7.8); 

н ,пА −  площадь поперечного сечения настила нетто. 

От изгиба в настиле появляются изгибные напряжения, приближенные значения 

которых можно найти по формуле: 

                                                 и н ,пМ Wσ = ,                                                  (7.3) 

где     M − изгибающий момент в настиле, как в балке  (рис. 7.9); 

н ,пW −  момент сопротивления поперечного сечения настил, нетто. 

При новом проектировании настила такой алгоритм подбора его толщины не-

сколько усложняется. 

А.Л. Телоян предложил [7, стр. 179] приближенную зависимость толщины 

настила из условия заданного прогиба в форме: 

                 
( )

1
0 4

0

724
1

15

н,к

н,к n,экв

l Е
п

t п q

 ⋅
 = ⋅ ⋅ +
 ⋅ 

,                                  (7.4) 

где     н ,кl − длина настила, изгибаемого по короткой стороне (это фактически шаг ба-

лок настила, рис. 7.8; 7.9) при отношении 2н,д н,кl l > −  ( −днl , длинная сторона насти-

ла, изгибаемого по короткой стороне); 

( )2
1 1E E ν= − −  цилиндрический модуль упругости настила как пластины 

(полосы); 

0 0 н ,кn f l= − допускаемый относительный прогиб настила; 

п ,эквq − нормативная эквивалентная технологическая или полная нагрузка с уче-

том собственного веса настила. 

Искомое отношение н , н ,кl t∂  можно также определить по графикам [7, стр. 180], 

полученным  С.Д. Лейтесом на основе работ  С.П. Тимошенко. По полученному отно-

шению н , н ,кl t∂  можно, задавшись величиной н,t ∂ , получить н,кl  и наоборот. 

Существующие настилы рабочих площадок при обследовании можно проверить 

на прочность по формуле: 

                                    н y c
н н

Н М
R

А W
σ γ= + ≤ ⋅ ,                                              (7.5) 

где       

2

1
н ,к

H Е J
l

π α
 

= ⋅ ⋅ ⋅ 
 

.                                                                              (7.6) 

( )0 1M M α= + ,     

2

0
8

n,экв н,кq l
М

⋅
= , 

α − определяется из уравнения  ( )
2

2 01 3
н ,к

f

l
α α

 
+ =  

 
. 
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Поверку сварных угловых швов крепления плоского настила к балкам настила 

проверяют на одновременное действие усилий H  и M : 

H − усилие распора (рис. 7.8) от расчетных нагрузок; 

( )2
12экв н ,кМ q l= ⋅ − изгибающий момент от расчетных эквивалентных нагру-

зок с учетом защемления настила на опоре. 

Суммарные напряжения в угловом шве, расположенном перпендикулярно к 

плоскости усилий допускается проверять по формуле: 

                         Н М
f ( z ) cRω ωτ τ τ γ= + ≤ ⋅ .                                       (7.7) 

Здесь  ( )1Н
f ( z ) fH kτ β= ⋅ ⋅ ,    ( )M

f ( z ) cM Wω ωτ γ= ⋅ −                          (7.8)  

условные касательные напряжения в угловом шве, вычисленные соответственно по ме-

таллу шва и по металлу границы сплавления, от действия H и M, 

где      
( )2

1

6

f f

f

k
Wω

β⋅ ⋅
= ;    

( )2
1

6

z f

z

k
Wω

β⋅ ⋅
= . 

Более точно: 

o456,Sp>P) = q;oSp>P)y + oSp>P)` =� + roSp>P)t u� ≤ �Sp>P) ∙ �z, 

 

где   oSp>P)t = A ;1 ∙ :p>P) ∙ xp=⁄ ;    A = {эквR 2⁄ −  на опоре,  {экв = >|н + рн)экв. 

7.3.2. Основы проектирования железобетонных настилов перекры-

тий и покрытий с применением стальных профилированных листов 

Наряду со стальными плоскими настилами, применяемыми, как правило, в рабо-

чих площадках производственных зданий, в практике проектирования и строительства 
используют монолитный железобетонный настил по  опалубке из стального профили-

рованного листа [2].  При этом профлист может использоваться не только в виде опа-

лубки (1-й случай), но и в качестве внешней  арматуры (2-й случай). 

В первом случае профнастил воспринимает нагрузку в период  укладки  бетона и 

после набора бетоном прочности, но в дальнейшем считается, что вся нагрузка воспри-

нимается только железобетонной плитой. 

Во втором случае стальной профлист используют в качестве внешней арматуры. 

При этом к профлисту со стороны укладки бетона приваривают короткие  анкера диа-

метром 10÷16 мм с шагом  250÷500 мм (по расчету) по длине каждого гофра [2, рис. 

8.10], обеспечивая совместную работу настила с железобетонной плитой. 

Другим способом обеспечения совместной работы железобетонной плиты и 

профнастила является применение специальных профнастилов с углублениями в виде 
регулярных выштамповок в стенках и полках настила (настилы типов СКН50Z-600, 

СКН90Z-1000 по СТО 57398459-18-2006). Наличие углублений приводит к образова-

нию бетонных шпонок, обеспечивающих совместную работу бетона и профнастила. 

Для расчета наиболее часто встречающихся монолитных железобетонных плит с 

профлистом типа Н75-750-09 под нагрузку ( )8 30g p+ = ÷ кН/м2 рекомендуется ис-

пользовать таблицу 8.6 из [2]. 

Для использования в качестве опалубки других типов профлистов рекомендует-

ся использовать таблицу 8.7 из [2] с приведенной толщиной бетона для расчета 

(60÷100) мм. 
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7.3.3. Основы проектирования и расчетов стальной кровли из 
оцинкованных профлистов по стальным прогонам 

В практике проектирования и строительства распространена легкая кровля с 

применением профилированных листов из стали С235 толщиной от 0,7 до 1,5 мм, вы-

пускаемых по ГОСТ 24045-2016  и СТО 57398459-18-2006. 

Листы выпускают шириной 674÷1000 мм и длиной 6÷12 м. 

Профилированные листы для кровельных настилов различаются формой и высо-

той гофра. Выборка таких листов с высотой гофра (44÷114) мм по ГОСТ 24095-94 

представлена в табл. 8.5 [2, стр. 474] и с высотой гофр 114 мм из тонколистовой оцин-

кованной стали по ГОСТ 14918-80* − в табл. П.16.14 [7, стр. 671]. 

Для повышения коррозионной стойкости стальной профнастил из стали С235 

также покрывают слоем цинка путем горячего или холодного цинкования. 

К кровельным прогонам профнастил крепят самонарезающими винтами. При 

этом шаг прогонов для профлистов по табл. 8.5 [2] принимают до 3 м. Поэтому при 

пролете профлиста до 12 м он может проектироваться как по однопролетной, так и по 

многопролетной расчетным схемам (см. табл. 8.7 [2, стр. 476]. 

Тип стального профилированного листа под легкую кровлю по прогонам выби-

рают в каждом конкретном случае отдельно с проверкой прочности, деформативности 

и местной устойчивости сжатых полок и стенок гофров. При этом, при нагрузках, вы-

зывающих необходимость повышения несущей способности профлиста по условиям 

местной устойчивости стенок на опорах рекомендуется усиливать надопорные участки 

путем установки вкладышей из обрезков профилей того же типа длиной по 300 мм в 

обе стороны от неразрезных опор или в одну сторону на конечной разрезной опоре. 

Расчет профлистов на прочность, на поперечный изгиб, на местную устойчи-

вость гладких стенок и полок гофров, на прочность самонарезающих винтов рекомен-

дуется проводить по методике, изложенной в [2, стр. 476÷481]. Более подробно о рас-

чете легкой кровли изложено в разделе 9 настоящего пособия, а самонарезающих вин-

тов на стр. 100 настоящего пособия. 

 

7.4. Основы компоновки и расчетов балок сплошного сечения  из 
прокатных и гнутых профилей 

7.4.1. Виды прокатных и гнутых профилей для балочных кон-

струкций 

В настоящее время наиболее широко применяют следующие ГОСТы  на прокат-

ные и гнутые профили для балочных конструкций: 

-  двутавры  горячекатанные  по ГОСТ 8239-89; 

-  швеллера горячекатанные  по ГОСТ 8240-89; 

-  двутавры  горячекатанные  с параллельными  гранями полок  типа Б и Ш по 

ГОСТ 26020-83 (отменен); 

-  двутавры  горячекатанные  с параллельными  гранями полок  типа Б и Ш по 

СТО АСЧМ 20-93 (отменен); 

-  двутавры  горячекатанные  с параллельными  гранями полок  типа Б, ДБ, Ш по 

ГОСТ Р 57837-2017; 

-  швеллера гнутые равнополочные из листа 2 мм 8t≤ ≤ мм по ГОСТ 8278-83; 

-  С-образные гнутые равнополочные профили  из листа 2 мм 6t≤ ≤ мм по 

ГОСТ 8282-83. 
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7.4.2. Деление балок на классы в зависимости от назначения и          

условий эксплуатации 

Согласно [4, п. 4.2.7] элементы стальных конструкций подразделяются на три 

класса в зависимости от напряженно-деформированного состояния (НДС) расчетного 

сечения. В наиболее явной форме это деление касается балок: 

-  балки первого класса – с НДС, при котором напряжения по всей площади 

сечения не превышают расчетного сопротивления стали, т.е. yRσ <  (упругое состоя-

ние сечения); 

-  балки второго класса – с НДС, при котором в одной части сечения 

yR ,σ <  а в другой yRσ =  (упруго-пластическое состояние сечения); 

-  балки третьего класса – с НДС, при котором по всей площади сечения 

yRσ =  (пластическое состояние сечения, условный пластический шарнир). 

Примечание №1.  

С теоретической точки зрения, зоны поперечного сечения с пластическими де-

формациями имеют напряжения yпRσ = , т.е. равными пределу текучести. 

Для балок в зависимости от назначения и условий эксплуатации деление на ука-

занные три класса состоит в следующем: 

-  балки первого класса применяют для всех видов нагрузок (статических и 

динамических) и рассчитывают в пределах упругих деформаций; 

-  балки второго  и третьего классов  применяют для статических нагрузок и 

рассчитывают с учетом развития пластических деформаций; 

-  балки крановых путей всех режимов работы кранов при расчете на проч-

ность следует относить к первому классу. 

 

Примечание №2.  

а) В [4], п. 4.2.4; 4.2.7, отмечено, что при моделировании нелинейной работы 

стали при расчете по первой группе предельных состояний (ПС-1) следует применять 

расчетную диаграмму работы стали в обобщенных параметрах кривой согласно рис. 

В.1 [4]: 3} = 3 ���⁄ ;  ~̅ = ~ ∙ Е ���⁄   или  ~̅ = ~ ~��⁄ . 

При этом в зависимости от класса элемента конструкции предложено выполнять 

расчеты по одному из 3-х вариантов кривой, приведенной на рис. В.1 [4]: ОВД; 

ОАСДЕF. 

Авторы настоящего учебного пособия считают, что целесообразно «привязать» 

элементы конструкций в зависимости от их НДС и, соответственно, классов к соответ-

ствующим участкам кривой по рис. В.1 [4], например: 

1-й класс – НДС, при котором все сечение элемента работает упруго, кроме ло-

кальной зоны под сосредоточенным грузом (например, в формуле (44) [4] в верхней 

зоне стенки двутавровой балки). На рис. В.1 это, вероятно, соответствует участку ОАВ 

(или ОАС), но не участку ОВСД (ОВД), который на длине СД имеет развитую пласти-

ческую зону; 

2-й класс – НДС, при котором в одной части сечения |3| ≥ ���, в другой − |3| < ���, т.е. имеет место упругопластическое состояние поперечного сечения, пла-

стическая зона которого соответствует участку СД, а всего сечения кривой АСД по рис. 

В.1; 

3-й класс – НДС, при котором по всей площади сечения |3| ≥ ��� − пластиче-

ское состояние в форме условного пластического шарнира, соответствующее, вероятно, 
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участку ОАСДЕ кривой по рис. В.1 (но не участку ОАСДЕF, который граничит с вре-

менным сопротивлением стали разрыву (3}р) на участке ЕF по рис. В.1. 

б) В  п. 4.1.12 [23]  отмечается, что при проверке конструкций по предельным 

состояниям первой группы (ПС-1) на однократное действие предельных нагрузок 

применяемые стали следует рассматривать как нелинейно упругие материалы, харак-

теризующиеся нелинейной зависимостью по рис. 1 [23]: участок кривой ОА – при 

нагружении, участок кривой АС – при разгрузке для упругопластического материала, 

участок кривой АВ – при разгрузке для нелинейно упругого материала. 

Здесь авторы учебного пособия также считают целесообразным участки кривой 

согласовать с указанными выше классами элементов конструкций, например: участок 

ОВ  – соответствует 1-му классу, участок ВА – 2-му классу, и, вероятно, 3-му классу. 

в) Участки кривой по рис.2 [23] также целесообразно увязать с делением эле-

ментов конструкций на классы, например: 

− от 0 до 3т,l;3т,�= − 1-й класс; 

− от 3т,l;3т,�= до 3�,l;3�,�= − 2-й и 3-й классы. 

7.4.3. Алгоритм расчета разрезных балок из прокатных и гнутых 

профилей 

Подбор сечения балок из прокатных и гнутых профилей – это наиболее простой 

случай подобных расчетов. В этом случае нет необходимости компоновать сечение, т.е. 

назначать размеры всех элементов поперечного сечения, а вместо этого по ограничен-

ному количеству предварительно определенных параметров назначается готовый про-

филь, который затем окончательно проверяется. 

Перечислим основные этапы алгоритма расчета. 

• Компоновка монтажной схемы конструкций (КМ) балочного перекрытия 

или покрытия. 

• Выбор  расчетной схемы балки. 

• Сбор нормативных и расчетных нагрузок на балку. 

• Статический расчет балки на расчетные  нагрузки с определением рас-

четных сочетаний усилий. 

• Определение требуемых геометрических характеристик балки ( )x xW ,J , 

исходя из прочности (от расчетных нагрузок) и жесткости (от нормативных нагрузок). 

• Проверка  принятого сечения на прочность от расчетных нагрузок . 

Детализируем эти положения алгоритма. 

а) Монтажная схема конструкций балочного перекрытия (покрытия) может быть 

скомпонована аналогично схемам по рис. 7.3; 7.4; 7.5, в которых нагрузка от собствен-

ного веса ga ,  снега qSa  (на покрытие) или  технологическая a ,эквq  (на перекрытие) пе-

редается через настил. 

б) Расчетная схема балки зависит от типа опирания. Для упрощения дальнейших 

рассуждений рассмотрим прокатную балку из двутавра, разрезную, однопролетную, 

воспринимающую только вертикальные нагрузки. Расчетная схема такой балки и ре-

зультаты ее статического расчета от нормативных нагрузок могут быть представлены 

аналогично  рис. 7.9.  

в) При определении геометрических характеристик балки (минимальное значе-

ние момента инерции Ix) от нормативных нагрузок, исходя из предельного прогиба, 

следует учитывать следующие расчетные ситуации. 

• Если расчет производится, исходя из технологических требований, то 

расчетная ситуация должна соответствовать действию нагрузок, влияющих на работу 
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технологического оборудования; в этом случае для балок из прокатных и гнутых про-

филей сплошного сечения, подверженных действию перемещаемых материалов или 

элементов оборудования и других подвижных нагрузок, предельный прогиб установ-

лен в следующих пределах [6, стр. 73, Приложение Е.2.1]: 

-  350uf l≤ − от  0,7 полных нормативных временных нагрузок или 

нагрузки от одного наиболее неблагоприятного по воздействию погрузчика; 

-  300uf l≤  или 150a  (принимать меньшее из двух) – от  временных 

нагрузок с учетом одного тельфера подвесного крана (или монорельса) на 

одном пути; здесь −а шаг балок, к которым крепятся подвесные пути. 

• Если расчет производится исходя из конструктивных требований, то 

расчетная ситуация должна соответствовать действию нагрузок, которые могут приве-

сти к повреждению смежных элементов от значительных прогибов и перемещений; в 

этом случае прогиб балок ограничивается зазором между нижней поверхностью ба-

лок и верхом конструктивного элемента, расположенного под балками (верх перегоро-

док, витражи оконных и дверных коробок, зазор 40≥  мм). 

• Если расчет производится исходя из физиологических требований, то 

расчетная ситуация должна соответствовать состоянию, связанному с колебаниями 

конструкций; в этом случае установлен предельный прогиб  fu 350l≤ от 0,7 полных 

временных нагрузок, вызывающих колебания конструкций (см. [6, стр. 75, Приложение 
Е.2.2]. 

• Если расчет производится исходя из эстетико-психологических требо-

ваний, то расчетная ситуация должна соответствовать действию постоянных и дли-

тельных временных нагрузок [6, п.4.1; п.5.4; п.6; п.8.2; п.9.21]. В этом случае для ба-

лок в зависимости от величины пролета установлены следующие предельные прогибы: 

1l ≤ м ∼ 120uf l≤ ;   3l = м ∼ 150uf l≤ ; 6l = м ∼ 200uf l≤ ; 

( )24 12l = м ∼ 250uf l≤ ;  ( )36 24l = м ∼ 300uf l≤ .  

Для промежуточных значений пролетов предельные прогибы определяются ли-

нейной интерполяцией; для значений в скобках  – при высоте помещений 6Н ≤ м. 

Прогибы  определяются в зависимости от расчетных схем и нагрузок  по форму-

лам строительной механики, например, по [8, разд. 8, стр. 375], [2, табл. 5.7, стр. 213].  

Однако гораздо проще определить прогибы с помощью пакетов прикладных программ 

(ППП). 

С учетом вышеизложенного для однопролетной балки первого класса с шарнир-

ными опорами из прокатного двутавра сплошного сечения, нагруженной равномерно 

распределенной вертикальной нагрузкой, получим минимальное значение момента 

инерции при обеспечении необходимой жесткости балки: 

                             

3
5

384

п
x,min o

q l
J n

Е

⋅= ⋅ ,                                                 (7.9) 

где  no – величина, обратная предельному прогибу (120; 150; 200; 250; 300 

или величина по интерполяции). 

 

                         
5

24

y n
min

p

u

R l q
h

f q
Е

l

⋅
= ⋅ ⋅ −

 ⋅   

,                                            (7.10)  

минимальная высота сечения при полном использовании несущей способности стали; 

pq −по формуле (7.14), см. ниже; 
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n ,x n.c n

x s c p

Q S q
t

J R q
ω γ

⋅
≥ ⋅ −

⋅ ⋅
                                           (7.11)  

минимальная толщина стенки балки из условия среза от нормативных нагрузок. 

Обратная задача для существующего сечения сводится к определению расчетно-

го прогиба и сравнения его с предельно допустимым: 

• от равномерно распределенной нагрузки 

                        

3
5

384

n,x

ux

q lf f
l lE J

⋅  = ⋅ ≤
  ⋅

   ,                               (7.12)  

• от произвольной нагрузки в пролете 

                        
5

48

n ,x

ux

M lf f
l lE J

⋅  = ⋅ ≤
  ⋅

   .                                  (7.13)  

Здесь везде 
u

f
l

  −
  

относительная величина предельного допустимого прогиба uf . 

г) Определение расчетных нагрузок на балку производится умножением соот-

ветствующих нормативных значений нагрузок на их коэффициенты надежности, т.е. 

                             ( )ni fiq q γ= ⋅  .                                              (7.14) 

д) Статический расчет балки от расчетных нагрузок аналогичен расчету от нор-

мативных нагрузок с получением расчетных сочетаний усилий  xM ,  xQ                            

(см. рис. 7.9).         

е) Минимальное значение момента сопротивления для обеспечения прочности 

однопролетной балки при её изгибе в вертикальной плоскости зависит от класса бал-

ки. 

Для балок первого класса  

                                                  
,min

x
x

y c

M
W

R γ
=  .                                                 (7.15) 

Для балок второго и третьего классов соответственно:  

                                            dm,��� = `s
zs∙Zv∙X[ ,       dm,��� = `s

zs�∙Zv∙X[ ,                    (7.16) 

где �m ,  �m� – коэффициенты, учитывающие упруго-пластическую работу 

стали; в первом приближении �ml = 1,12,   �m�,l = 0,5>1 + схl).  

ж) После получения минимальных значений момента инерции Ix,min и момента 
сопротивления Wx,min  следует обратиться в соответствующий сортамент прокатных 

или гнутых профилей и выбрать минимальное сечение, для которого фактические зна-

чения момента инерции Ix и Wx не меньше минимальных. 

и) Производятся все необходимые проверки назначенного сечения. Очевидно, 

что прочность при действии нормальных напряжений 
x

σ , а также жесткость балки 

обеспечены,  если  Wx ≥  Wx,min; Ix ≥  Ix,min. 

Тогда для балок 1 класса будем иметь на опорах >A ≠ 0, n = 0): 

проверку прочности при действии касательных напряжений 
xyτ  

                
x x

xy s c

x

Q S
R

I tω
τ γ= ≤   или  1x x

x s c

Q S

I t Rω γ
≤                           (7.17) 

Если в расчетном сечении  « x » одновременно действуют 
x

M , 
x

Q , то стенка 

в зоне контакта с поясами проверяется на прочность по приведенным напряжениям: 
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2 23 1 15
red х ху y c

, Rσ σ τ γ= + ≤ ⋅  или    2 20 87
3 1х ху

y c

,

R
σ τ

γ
⋅ + ≤

⋅
 ,         (7.18) 

где   коэффициенты 1,15 и 0,87 = 1/1,15 (обратное значение коэффициенту 

1,15) учитывают  развитие пластических деформаций в ограниченных областях стенки 

(даже в балках 1 класса). 

Если в расчетном сечении одновременно с усилиями 
x

M , 
x

Q  имеет место ло-

кальная нагрузка 
loc

F , то проверка прочности стенки под нагруженным поясом балки 

первого класса производится с учетом локального напряжения 

                     ( )у loc loc ef
F l tωσ σ= = ⋅                                    (7.19) 

также по формулам приведенных напряжений: 

         
2 2 23 1 15

red х x y y ху y c
, Rσ σ σ σ σ τ γ= − ⋅ + + ≤ ⋅   

или                                                                                                                    (7.20) 

                   
0 87

y c

,

R γ
⋅

⋅
 

2 2 23 1х x y y хуσ σ σ σ τ− ⋅ + + ≤   

В формуле  (7.19)  ( )2
ef f

l в t r= + +  - условная длина распределения локальных 

напряжений; где  в − фактическая ширина элемента, передающего локальную нагрузку  

loc
F ;  

ft − толщина нагруженного пояса;  r −величина радиуса закругления при пере-

ходе от полки к стенке в прокатном двутавре или швеллере. 

Примечание.  

При ослаблении стенки балки отверстиями в расчетном сечении его учитывают 

при расчете на срез коэффициентом ( )0 S S dα = − , 

где    S −  шаг отверстий в одном ряду по высоте; d −диаметр отверстия. 

Коэффициент 
o

α  вводится в формулы (7.17) касательных напряжений                        

x x
xy o s c

x

Q S
R

I tω

τ α γ= ≤   или  1x x
o

x s c

Q S

I t Rω

α
γ

≤ .                               (7.21) 

Для разрезных балок второго класса при поперечном изгибе  ( 0
x

M ≠ , 0
x

Q ≠ ) 

в плоскости наибольшей жесткости (
x yJ J> ) из прокатных и гнутых (см. Примеча-

ние*) ниже) профилей из стали с 440ynR <  Н/мм2  проверку прочности балки в целом 

следует выполнять исходя из возможности учета развития упругопластических дефор-

маций по формуле 

( )x х x x ,n y cМ c W Rσ β γ= ⋅ ⋅ ≤ ⋅   или   ( ) 1х x x ,n y c
М c W Rβ γ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ ≤  .            (7.22) 

При этом должны быть выполненены дополнительные требования по [4]: 

- по общей устойчивости по п. 8.4.6; 

- по местной устойчивости стенки по п. 8.5.8; 

- по укреплению стенок балок поперечными ребрами жесткости по п. 8.5.9; 

- по ограничению касательных напряжений в пролете величиной 

                              0 9х ,ср x sQ A , Rωτ = ≤  ;                                                     (7.23)      

- по местной устойчивости сжатого пояса балки по п.8.5.18. 

В формулах (7.22) : 

хМ −  значение изгибающего момента в плоскости наибольшей жесткости; 
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хc −  по табл. Е.1 (с учетом примечания 2, в котором 1 15х fС , γ≤ ), − учитывает 

частичное развитие пластических деформаций; 

1β =  при  0 5х ,ср s, Rτ ≤ ; 

4

0 20
1

0 25

x ,ср

f s

,

, R

τ
β

α
 

= − ⋅  +  
 при  0 5 0 9s х ,ср s, R , Rτ< ≤ ,                                    (7.24)                

где  
f fA Aωα =  по табл. Е1 как отношение площади сечения одного пояса 

к площади сечения стенки прокатного двутавра. 

Примечание *): 

В [4] вопрос учета развития пластических деформаций в балках из прокатного 

и гнутого швеллера в плоскости наибольшей жесткости остался открытым. Тем не 

менее, в последнем издании (2007 г.) учебника [7, стр. 369] для расчета прогонов из 
швеллеров учет пластических деформаций коэффициентами хc  и уc  допускается. Воз-

можно, что данный вопрос для прокатных и гнутых швеллеров недостаточно изучен и 

поэтому не вошел в [4], хотя коэффициент < : > для общего случая поперечного се-

чения принят : ≤ 1 (см п. 8.2.3 [4] для двутаврового сечения). 

Для прокатных разрезных балок двутаврового сечения второго и третьего клас-

сов в зоне чистого изгиба ( 0
x

M ≠ , 0
x

Q = ) при изгибе в  вертикальной плоскости 

наибольшей жесткости (
x yJ J> ) при выполнении всех выше указанных ограничений к 

формуле (7.22) проверку прочности следует выполнять по формуле 

( )x х x ,n xm y cМ W c Rσ γ= ⋅ ≤ ⋅  или   ( ) 1х x ,n xm y c
М W c R γ⋅ ⋅ ⋅ ≤            (7.25) 

где ( )0 5 1хm x
c , c= ⋅ + − для чистого изгиба с учетом величины среднего каса-

тельного напряжения в опорном сечении ( 0
on

M = ): 

0x ,on х ,on s cQ A Rωτ α γ= ⋅ ≤ ⋅  или  ( )0 1х ,on s cQ A Rωα γ⋅ ⋅ ⋅ ≤ . 

При поперечном изгибе ( 0
x

M ≠ , 0уМ ≠ ) прокатных двутавровых разрезных 

балок в двух главных плоскостях расчет на прочность следует выполнять по форму-

лам: 

1
yх

x ,n y c y ,n y c

М xМ у

J R J Rγ γ
⋅⋅ + ≤ −

⋅ ⋅ ⋅ ⋅
 для балок первого класса**);          (7.26) 

1
yх

х x ,n y c y y ,n y c

ММ

c W R c W Rβ γ γ
+ ≤ −

⋅ ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ ⋅
                                      (7.27) 

− для балок второго класса при выполнении дополнительных требований по [4] к фор-

муле (7.22). 

Здесь хc , уc − по табл. Е1 [4] с учетом примечания 2,    ( )2 0 5у у f s
Q A , Rτ = ≤ . 

       1
yх

хm x ,n y c ym y ,n y c

ММ

c W R c W Rβ γ γ
+ ≤ −

⋅ ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ ⋅
                                (7.28) 

− для балок третьего класса при выполнении дополнительных требований к формуле 

(7.22). 

Здесь  ( )0 5 1хm x
c , c= ⋅ + ; ( )0 5 1

ym y
c , c= ⋅ + , 1β =  при   ( ) 1х ,on s cQ A Rω γ⋅ ⋅ ≤ , 

( ) 1y ,on s cQ A Rω γ⋅ ⋅ ≤ .       
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Примечания **): 

1) В формуле (7.26) не учтено влияние бимомента в форме ( )y c
В J Rωω γ⋅ ⋅ ⋅ , 

указанной в [4, формула 43], как имеющее существенное значение в особых случаях 

работы прокатных балок при стесненном или чистом кручении. В инженерных расче-

тах нормы [4] требуют это учитывать. 

2) В коробчатых балках, рассчитываемых по формуле (7.26) (изгиб в двух 

плоскостях) стенка, проверяемая на прочность по формуле (7.20), должна быть прове-

рена (см. [4, стр. 24]) на прочность в двух главных плоскостях [4, п.8.2.1]. В этом слу-

чае формула (7.20) проверки прочности стенки при 0у locσ σ= =  и без учета стеснен-

ного кручения может иметь вид: 

          ( ) 220 87
3 1y yx x

M QM Q

,x ,y х ,ср y ,ср

y c

,

R
ω ωσ σ τ τ

γ
 + + + ≤ ⋅

,                          (7.29) 

где     
2

xM x
,x

x

M h

J

ω
ωσ = ⋅ ;  

2

yM y f

,y

y

M в

J
ωσ = ⋅ ;  xQ

х ,ср xQ Aτ = ;  
yQ

y ,ср yQ Aτ = . 

В двутавровых балках стенка на усилие 
yM  фактически не работает, т.к. 

yM  

воспринимают только пояса (момент сопротивления стенки двутавра в плоскости 
yM  

весьма мал). 

7.4.4. Особенности расчетов на прочность неразрезных прокатных 

балок 

Такими особенностями являются определения расчетных изгибающих момен-

тов при возможностях учета частичного развития пластических деформаций (для эко-

номии стали) в зависимости от класса балок: 

1) Для неразрезных прокатных балок первого класса расчетные усилия 
x

M  и 

x
Q  в плоскости наибольшей жесткости (

x yJ J> ) определяются по формулам строи-

тельной механики для упругой работы изгибаемых стержней. 

Расчет на прочность таких балок следует выполнять по формулам п. 7.4.3,е 
настоящего пособия для упругой работы, подставляя в них расчетные усилия 

x
M , 

x
Q  

для неразрезных конструкций.  

В целях экономии стали неразрезные прокатные балки при статических 

нагрузках следует рассчитывать на прочность с учетом ограниченного развития пла-

стических деформаций для следующих расчетных схем и условий: 

2) Неразрезные многопролетные прокатные двутавровые балки с шарнирными 

опорами, изгибаемые в плоскости наибольшей жесткости (
x yJ J> ) со смежными про-

летами, отличающимися по длине не более, чем на ( )1 2 1 100 20l l l %∆ = − ⋅ ≤ % и удо-

влетворяющие требованиям [4] к формуле (7.22), следует рассчитывать на прочность 

как разрезные балки второго класса по формуле (7.22) с указанными к ней дополни-

тельными требованиями при поперечном изгибе ( 0
x

M ≠ , 0
x

Q ≠ ) при учете частично-

го перераспределения опорных и пролетных изгибающих моментов по формуле: 

                      ( )0 5расч . max ef
М , М M= + ,                                             (7.30) 

где по рис. 7.10; рис. 7.11: 
max

М −наибольший изгибающий момент в пролете 

или на опоре, определяемый из расчета неразрезной балки при упругой работе стали; 

                           
( )1 3

1
ef makc

M или М
М M

а l

 
=  + 

                               (7.31) 
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20 5ef ,М , M= −                                           (7.32) 

наибольший из двух условный изгибающий момент в неразрезных балках с шарнир-

ными опорами. 

Здесь   а − расстояние от сечения с 
1,M  до крайней опоры; 

( )1 3,M М − один из наибольших изгибающих моментов в крайних пролетах, вы-

численный как в однопролетной балке с шарнирными свободными опорами; 

( )1 3,l l l= − длина крайнего пролета; 

2 ,M −максимальный изгибающий момент в промежуточном пролете, вычислен-

ный как в шарнирной однопролетной балке. 

3) Однопролетные балки, изгибаемые в плоскости наибольшей жесткости            

(
x yJ J> ) с защемленными концами следует рассчитывать на прочность при попе-

речном изгибе ( 0
x

M ≠ , 0
x

Q ≠ ) как разрезные балки второго класса по формуле 

(7.22) с учетом дополнительных требований  к  ней  с  перераспределением опорного и 

пролетного изгибающих моментов по формуле (7.30), в которой наибольший изгибаю-

щий момент 
max

М  определяется как в неразрезной балке при упругой работе стали 

(рис. 7.12,а): { }1 2 3max оп , оп ,М М ;М ;М= ; 
310 5efМ , M=  по рис. 7.12,б), как наибольший 

момент в пролете однопролетной балки с шарнирными свободными опорами. 

4) Многопролетные неразрезные балки, изгибаемые в плоскости наибольшей 

жесткости (
x yJ J> ) с защемленными крайними опорами (рис. 7.13), следует рас-

считывать на прочность при поперечном изгибе как разрезные второго класса по 

формулам (7.22) с учетом дополнительных требований к ней со следующим перерас-

пределением опорных и пролетных изгибающих моментов: 

расч .М − по формуле (7.30); 

max
М −наибольший момент в пролетах или на опорах неразрезной многопро-

летной балки (рис. 7.13,а) в предположении упругой работы стали; 

( )31 32 33
0 5ef , , ,

М , M=  

где    ( )31 32 33, , ,
M − наибольший момент в одном из пролетов как в однопролетных балках 

со свободными шарнирными опорами, т.е. ( ) { }31 32 3331 33 makcМ М М ;М ;М÷ = =  по рис. 

7.13.б,в.г. 

5) Однопролетные балки, изгибаемые в плоскости наибольшей жесткости (

x yJ J> ), с одним защемленным и вторым свободно опертым концом (рис. 7.14) 

следует рассчитывать на прочность при поперечном изгибе ( 0
x

M ≠ , 0
x

Q ≠ ) как раз-

резные со свободными шарнирными опорами второго класса со следующим пере-

распределением опорного и пролетного изгибающих моментов: 

расч .М − по формуле (7.30);   

где  М��m = �nl,��;  Мl,пр; М�,оп� − наибольший изгибающий момент в про-

лете или на защемленной опоре, определяемые из расчета неразрезной балки в предпо-

ложении упругой работы стали; М5p − по формуле (7.31) для однопролетной балки по рис. 7.14,б, 

где    
1M − изгибающий момент в пролете как в свободно опертой однопролетной бал-

ке. 
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Рис.7.10.  Расчетные изгибающие моменты 

в неразрезной балке с шарнирными опорами 

 

 

 

 

 
Рис.7.11 Расчетные изгибающие моменты в однопролетных разрезных балках 

а) в крайнем левом пролете – М1 = f (qэкв, l1); 

б) в среднем пролете – М2 = f (qэкв, l2); 

в) в крайнем правом пролете – М3 = f (qэкв, l3)  
 

 

 

Примечание: здесь и на других рисунках следует иметь в виду, что qэкв  может быть 

как равномерной, так и неравномерной нагрузками. 
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Рис.7.12. Расчетные изгибающие моменты в заданной  

(а) однопролетной балке с защемленными опорами и  

в условной (б) однопролетной балке с шарнирными опорами 

 

 

 
 

Рис.7.13. Расчетные изгибающие моменты в заданной  

(а) многопролетной неразрезной балке с защемленными крайними  

опорами и в условных однопролетных балках (б, в, г)  с шарнирными опорами 

 

 



94 

 

а) Заданная расчетная схема балки 

б) Условная расчетная схема балки 

Рис.7.14. К расчету однопролетной балки с одной защемленной,  

а другой шарнирно свободной опорой с учетом развития (перераспределения) 
пластических усилий (моментов) 

 

 

Примечание. 

Касательные напряжения 
хyτ  при прочностных расчетах неразрезных прокатных 

балок с учетом частичного развития пластических деформаций по [4] определяются в 

предположении упругой работы стали по поперечной силе 
x

Q  в пролетах и на опорах, 

что видимо, является не вполне корректным, т. к. не увязано с перераспределением  из-
гибающих моментов. 

Данное примечание может служить основой для уточненного исследования в 

расчете неразрезных балок, в том числе и студентами в НИРС. 

6) Расчет на прочность неразрезных двутавровых прокатных балок при изгибе в 

двух главных плоскостях ( 0
x

M ≠ , 0уМ ≠ ) следует вести при статических нагруз-

ках с учетом перераспределения опорных и пролетных моментов в двух плоскостях 

как балок второго класса по формуле (7.27) при выполнении дополнительных требо-

ваний к формуле (7.22). 

 7) Расчет на прочность многопролетных неразрезных с шарнирными и защем-

ленными опорами двутавровых прокатных балок, изгибаемых в плоскости наибольшей 

жесткости (
x yJ J> ) при чистом изгибе  ( 0

x
M ≠ ,Am = 0) допускается вести с уче-

том перераспределения изгибающих моментов в пролетах и на опорах до образования 

условных пластических шарниров по формуле (7.25)  как балок третьего класса при 

удовлетворении их дополнительным требованиям к формуле (7.22). 

Методика расчета неразрезных балок с учетом перераспределения моментов 

сведена в табл. 7.1. 



 

 

К методике расчета неразрезных балок при статических нагрузках с учетом ограниченного развиитя пластических деформаций 

 и перераспределения опорных и пролетных моментов   
Табл. 7.1 

№ 

п/п 

Тип неразрезной 

балки 

Формулы для определения расчетного изги-

бающего момента по СП.16 

Формулы для конструктивного рас-

чета балок по прочности по СП16 

Ограничения по СП16 по 

выполнению дополни-

тельных условий 

1 2 3 4 5 

1 Неразрезные много-

пролетные с шар-

нирными опорами, 

изгибаемые в плос-

кости наибольшей 

жесткости ( yx JJ > ) 

при 0≠xM , 0≠xQ  

( )efмаксрасч ММM += 5,0 : 

−маxM набольший изгибающий момент на 

опоре или в пролетах неразр. балки при упру-

гой работе; 

( ) ( )[ ]{ lаМилиMмаxM ef += 1. 31  }−25,0 Мили

условный изгибающий момент в неразрезной 

балке. 

Здесь: ( )−31 МилиM наибольший момент в 

крайних пролетах как в однопролетной балке 

с шарнирными опорами,  

−2M то же в промеж. пролетах; 

( )−= 31 lилиll длина крайнего пролета; −a рас-

стояние от значения 
1M  до крайней опоры. 

( ) 1, ≤⋅⋅⋅⋅ cynxxx RWcM γβ  

Здесь: расчx MM = из  

столбца 2; 

1=β  при sсрх R5,0, ≤τ  

4

,

25,0

20,0
1 








⋅

+
−=

s

срх

f R

τ
α

β  

при sсрхs RR 9,05,0 , ≤≤ τ  

ωα AА ff = по табл. Е1 [4]. 

−xc по табл. Е1 [4]. 

1) по общей устойчиво-

сти балки, п.8.4.6; 

2) по местной устойчиво-

сти стенки, п.8.5.8; 

3) по укреплению стенки 

поперечными ребрами 

жесткости, п.8.5.9; 

4) sxсрх RAQ 9,0, ≤=τ ; 

5) по обеспечению устой-

чивости сжатого пояса, 

п.8.5.18; 

6) нагрузка на балку 

должна быть статическая. 

2 Однопролетные, 

защемленные по 

концам при изгибе в 

плоскости наиболь-

шей жесткости (

yx JJ > ) при 

0≠xM , 0≠xQ  

( )
efмаxсрасч ММM += 5,0 , где 

=маxM наибольшему из трех значений:  

1.опM ; 2.опM ; .,3 пролM  как в неразрезной за-

щемленной балке; 

−⋅= 315,0 МM ef как наибольший в пролете 

однопролетной балки с шарнирными свобод-

ными опорами; 

 −l длина пролета; 

( ) 1, ≤⋅⋅⋅⋅ cynxxx RWcM γβ  

где расчx MM = из столбца 2 данной 

табл. для рассматриваемых балок; 

1=β  при sсрх R5,0, ≤τ ; 

4

,

25,0

20,0
1 








⋅

+
−=

s

срх

f R

τ
α

β  

при sсрхs RR 9,05,0 , ≤≤ τ ; 

Ограничения, указанные 

выше, распространяются 

на данные однопролет-

ные защемленные балки: 

п 1) ÷ п.6). 

9
5
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−a расстояние от значения 3M  до одной из 

опор: 2la ≤ . 

ωα AА ff = по табл. Е1 [4]. 

−xc по табл. Е1 [4]. 

3 Многопролетные 

неразрезные с  за-

щемленными край-

ними опорами, из-
гибаемые в плоско-

сти  наибольшей 

жесткости ( yx JJ > ) 

при 0≠xM , 0≠xQ  

( )
efмаxрасч ММM += 5,0 , где 

=маxM наибольшему из трех значений момен-

тов в пролетах (
1M ; 

2M ; 3M ) или наиболь-

шему из четырех опорных моментов ( 1.опM ; 

2.опM ; 3.опM ; 4.опM ) при упругой работе. 

 −⋅= ief МM 35,0  наибольший момент в одном 

их пролетов как в однопролетных балках со 

свободными  шарнирными опорами: 

{ }333231,33 МилиМилиММM маxi ==   

( ) 1, ≤⋅⋅⋅⋅ cynxxx RWcM γβ  

где расчx MM = из столбца 2 данной 

табл. для рассматриваемой балки; 

1=β  при sсрх R5,0, ≤τ ; 

4

,

25,0

20,0
1 








⋅

+
−=

s

срх

f R

τ
α

β  

при sсрхs RR 9,05,0 , ≤≤ τ ; 

ωα AА ff = по табл. Е1 [4]. 

−xc по табл. Е1 [4]. 

Ограничения, указанные 

выше, распространяются 

на данные многопролет-

ные балки с защемлен-

ными крайними опорами:  

п 1) ÷ п.6). 

4 Однопролетные 

балки с одним   за-

щемленным и вто-

рым шарнирным 

свободно опертым 

концами, изгибае-

мые в плоскости  

наибольшей жест-

кости ( yx JJ > ) при 

0≠xM , 0≠xQ  

( )
efмаxрасч ММM += 5,0 , где 

−маxM наибольший изгибающий момент в 

пролете или на защемленной опоре, опреде-

ляемые как в неразрезной балке при упругой 

работе ( .,1 опM  или  крM ,1 ) ; 

 ( )[ ]−+= lаМмаxM ef 1. 1 условный изгиба-

ющий в заданной неразрезной балке; 

 −1M наибольший момент в пролете балки с  

шарнирными обеими опорами: 

( )21 аилиаменьшееаа =  от сечения 
1M  до 

опоры. 

( ) 1, ≤⋅⋅⋅⋅ cynxxx RWcM γβ  

где расчx MM = из столбца 2 табли-

цы для рассматриваемой балки; 

1=β  при sсрх R5,0, ≤τ ; 

4

,

25,0

20,0
1 








⋅

+
−=

s

срх

f R

τ
α

β  

при sсрхs RR 9,05,0 , ≤≤ τ ; 

ωα AА ff = по табл. Е1 [4]. 

−xc по табл. Е1 [4]. 

Ограничения, указанные 

выше, распространяются 

на данные однопролет-

ные балки с одним за-

щемленным, а другим 

шарнирно свободным 

концами. 

5 Неразрезные балки 

одно- и многопро-

летные, отмеченные 

в п. 1 ÷ 4 при изгибе 

их в двух плоско-

Формулы для определения расчетных изги-

бающих моментов ( xM ) и поперечных сил  

( xQ ) для данных балок (п.5) допускается при-

нимать аналогично формулам, примененным 

( )+⋅⋅⋅⋅ cynxxx RWcM γβ ,  

( ) 1, ≤⋅⋅⋅+ cynууу RWcM γ , 

где xM  и −уM  по расчетным фор-

мулам, изложенным в столбце 2 для 

Ограничения, указанные 

для балок в п. 1 ÷ 4, рас-

пространяются и на дан-

ные балки, изгибаемые в 

двух плоскостях. 

9
6
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стях:  >−< xx  и  

>−< yy ,  0≠xM , 

0≠xQ , 0≠yM , 

0≠yQ  

для балок в п. 1 ÷ 4 в плоскости >−< xx . 

 Формулы для определения расчетных изги-

бающих моментов ( уM ) и поперечных сил 

 ( уQ ) для данной задачи в горизонтальной 

плоскости ( >−< yy )  допускается определять 

в соответствии с расчетными схемами, ука-

занными на рис. 7.11 ÷ 7.14 от горизонталь-

ных нагрузок .,эквyq , Причем, как и нагрузки 

.,эквхq , нагрузки .экв,yq  могут быть как рав-

номерно-, так и неравномерно- распределен-

ными.  

всех типов балок, изложенных в п. 

1 ÷ 4, 

,xc −уc по табл. Е1 [4] с учетом 

примечания 2; 

( )
sfyу RAQ 5,02 ≤=τ ; 

1=β  при sсрх R5,0, ≤τ ; 

4

,

25,0

20,0
1 








⋅

+
−=

s

срх

f R

τ
α

β  

при sсрхs RR 9,05,0 , ≤≤ τ ; 

ωα AА ff = по табл. Е1 [4]. 

 

6 Неразрезные и за-

щемленные балки, 

указанные в п. 5, 

при изгибе в плос-

кости  >−< xx   

Формулы для определения расчетных xM  и 

xQ , принимаются аналогично п. 5 в соответ-

ствии с расчетными нагрузками .,эквхq  по рас-

четным схемам на рис. 7.11 ÷ 7.14. 

 

 

Расчет допускается по формулам 

условного шарнира пластичности 

(класс балок − 3) 

( ) 1, ≤⋅⋅⋅⋅ cynxxmx RWcM γβ  

при  

sxx RAQ 9,0≤= ωτ , кроме опорных 

сечений. 

 

Ограничения, указанные 

для балок п. 1 ÷ 5, рас-

пространяются и на дан-

ные балки при изгибе в 

одной плоскости 

>−< xx . 

 

9
7
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7.4.5. Основы поверочных расчетов прокатных балок  на общую 

устойчивость 

Проблема общей устойчивости балки состоит в том, что при ее изгибе в верти-

кальной плоскости возможен выгиб (выпучивание) сжатой части балки в горизонталь-

ной плоскости. Одновременно вся балка закручивается относительно ее продольной 

оси, т.е. реализуется стесненное кручение поперечных сечений. Таким образом, в про-

цессе потери общей устойчивости нарушается плоская форма изгиба балки, переходя в 

изгибно-крутильную форму. 

Чтобы прокатные балки не потеряли в процессе эксплуатации общую устойчи-

вость, в нормах [4] изложены следующие основные требования по проверкам: 

1) Двутавровые прокатные балки первого класса, удовлетворяющие требова-

ниям прочности при изгибе в плоскости стенки, совпадающей с плоскостью 

наибольшей жесткости (
x yJ J> ) следует проверять на общую устойчивость по форму-

ле: 

( )x x в c ,x y cM W Rσ ϕ γ= ⋅ ≤ ⋅   или  ( ) 1
x в c ,x y c

M W Rϕ γ⋅ ⋅ ⋅ ≤        (7.33) 

где вϕ − коэффициент устойчивости при изгибе балки с опорными сечениями, 

закрепленными от боковых смещений и поворота. 

Как следует из Приложения Ж [4] коэффициент вϕ  для прокатных балок двутаврового, 

таврового и швеллерного сечений следует определять в зависимости от расстановки 

связей, раскрепляющих сжатый пояс; от вида нагрузки и места ее приложения. При 

этом предполагается, что нагрузка действует в плоскости наибольшей жесткости           

(
x yJ J> ), а опорные сечения закреплены от боковых смещений и поворота. 

Для прокатных балок двутаврового сечения коэффициент вϕ  следует опреде-

лять по следующим формулам в функции коэффициента 1ϕ   (7.34, 7.35, 7.36), где 

                                            

2

1

y

x ef y

J h E

J l R
ϕ ψ

 
= ⋅ ⋅ ⋅  

 
;                                   (7.34) 

h − полная высота прокатного двутавра; 

ψ − по табл. Ж.1[4] в зависимости от параметра α , вида нагрузки, места ее при-

ложения, числа закреплений сжатого пояса из плоскости в пролете; 

efl −  расчетная длина участка балки в пролете между связями в плоскости, пер-

пендикулярной действию основных сочетаний нагрузок; 
2

1 54
eft

y

lJ
,

J h
α  

= ⋅ ⋅ − 
 

для прокатных двутавров,                                   (7.35) 

здесь  
t

J −момент инерции сечения при свободном кручении по Приложению 

Д [4]. 

С учетом приведенных зависимостей 7.34, 7.35 коэффициент вϕ  принимается: 

                       
1 1

1 1

0 85

0 68 0 21 0 85

в

в

при , ;

, , при , ,

ϕ ϕ ϕ
ϕ ϕ ϕ

= ≤ 
= + > 

                                 (7.36) 

но всегда 1вϕ ≤ . 

2) Для двутавровых прокатных балок первого класса, изгибаемых в двух глав-

ных плоскостях и удовлетворяющих условиям прочности, общую устойчивость следу-

ет проверять по формуле: 
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       1
yх

в c ,x y c y y c

ММ

W R W Rϕ γ γ
+ ≤

⋅ ⋅ ⋅ ⋅ ⋅
                             (7.37) 

при отсутствии секториальных напряжений. 

3) Согласно п. 7.2.2 [23] при проверке общей устойчивости балок по Приложе-

нию Ж [4] влияние параметра  ψ  учтено для случая шарнирного опирания балок в 

плоскости наименьшей жесткости при отношении  �� �m ≪ 1⁄   и свободной депланации 

концов расчетного участка балки при нагрузке в плоскости наибольшей жесткости 

(�m ≫ ��). 

Если отношение �� �m < 1⁄ , то значение коэффициента ψ следует умножить на 

величину 1 �1 − �� �m⁄⁄ , т.е. принять вместо коэффициента ψ коэффициент            

O/ = Oх ∙ l
ql��v �s⁄ > O. Здесь, видимо, отношение: �� �m < 1⁄   на порядок больше от-

ношения �� �m ≪ 1⁄ . 

4) При проверке общей устойчивости балок, изгибаемых в плоскости наиболь-

шей жесткости с учетом развития пластических деформаций от сосредоточенной 

нагрузки, приложенной в середине пролета, значение отношения < lef/b> следует уве-

личить на 25% ( п.7.2.11,в продолжении…), т.е. предельную гибкость сжатого пояса 
можно увеличивать до величины g̅B,�∗ = 1,25g̅B,�. 

Тогда граничное условие по общей устойчивости сжатого пояса будет иметь 

вид: 

g̅B = R5pT ∙ q��,p 3⁄ ≤ 1,25g̅B,�. 
Примечания: 

1) Общая устойчивость балок первого класса считается обеспеченной без по-

верок по вышеуказанным формулам при следующих условиях: 

а) нагрузка передается на балку через сплошной жесткий настил из железобе-

тонных плит, из плоского или профилированного листа, непрерывно связанных с сжа-

тым поясом балки сваркой, болтами или самонарезающими винтами; 

б) условная гибкость сжатого пояса балки удовлетворяет условию: 

                                 ( ) f

b ef y ub
l b R Eλ λ= ⋅ ≤                                          (7.38) 

где:    lef – свободная длина сжатого пояса, т.е. растояние между сечениями этого 

пояса, закрепленными от потери устойчивости из плоскости изгиба; 

b – ширина сжатого пояса; 
f

yR − расчетное сопротивление стали сжатого пояса балки; 

ubλ −  предельная условная гибкость сжатого пояса по табл. 11 [4]; 

в) прикрепление к сжатому поясу элементов, обеспечивающих общую устойчи-

вость балки (настил, продольные или поперечные связи), следует рассчитывать на 

фактическую или условную поперечную силу (выбирается большее значение) по ме-

тодикам расчета сварных, болтовых соединений или соединений на самонарезающих 

винтах. 

Фактическая поперечная сила определяется при расчете элементов, обеспечива-

ющих общую устойчивость балки. 

Условная поперечная сила определяется: 

- при закреплении балки в отдельных точках – по формуле  

                        ( )67 15 10 2330
fic y

Q , E R N ϕ−= ⋅ ⋅ − ⋅ ,                     (7.39) 
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в которой ϕ  определяется для сечения типа b (табл. 7 [4]) при гибкости                          

λ = lef / i (где  i = 0,289 bf – радиус инерции сжатого пояса в горизонтальной плоско-

сти), а  N  вычисляется по формуле 

                   N = (Af r + 0,25 Aω) Ryω ,                                    (7.40) 

где  Af  и  Aω – площади сечения соответственно сжатого пояса и стенки; 

r = Ryf / Ryω ≥ 1;  Ryf ; Ryω – расчетные сопротивления стали соответственно 

сжатого пояса и стенки; 

- при непрерывном закреплении  на единицу длины пояса балки -  по 

формуле  

3fic ficq Q l= , 

где  Qfic – по формуле  (7.39), в которой  ϕ  = 1, а  N – по формуле (7.40). 

2) Общая устойчивость прокатных двутавровых балок второго и третьего клас-

сов считается обеспеченной при следующих условиях:  

а) нагрузка передается на балку через сплошной жесткий настил из железобе-

тонных плит, из плоского или профилированного листа, непрерывно связанных с сжа-

тым поясом балки сваркой, болтами или самонарезающими винтами; 

б) условная гибкость сжатого пояса балки удовлетворяет условию: 

( ) f

b ef y ub
l b R Eλ λ δ= ⋅ ≤ ,                                 (7.41) 

здесь  δ = 1 – 0,6 (с1х – 1) / (c -1), где с1х – коэффициент, определяемый по 

большему значению из формул: 

( )1х х xn y c
c М W R γ= ⋅ ⋅  или 1х x

c cβ= ⋅   и изменяющийся в пределах                  

1 < c1x ≤ cx. 

Здесь  Мх – изгибающий момент в сечении; 

β – по формуле (52)  [4]; 

сх – по табл. Е.1 [4]. 

При этом допускается принимать значения условной предельной гибкости пояса 
балки: 

ub
δ λ  - на участке длины балки, где учитываются пластические деформации; 

ubλ  - на участках длины балки с напряжениями в сечениях                                   

σ = М / Wn,min ≤ Ryγc. 

3) К расчету крепления настила к поясам балок 

а) На самонарезающих винтах (саморезах): 

1. Определяется величина срезывающей силы A��m  по прочности из сравнения: 

A��m = �AE − по статическому расчету AE = {R 2⁄
Ap�z −  по формуле >7.39                                  . 

2. Задается количество креплений (саморезов) на опоре настила (на 1 пог. м 

настила), напрмер, �z = 5 шт.  при числе рядов  �р = 2. 

3. Определяется срезывающая сила на 1 саморез A� = A��m ;�z ∙ �E=⁄ . 

4. Определяется требуемая несущая способность одного самореза на срез из 
условия  A� ≤ 0,9G�, т.е.    G� ≥ A� 0,9⁄ , 

где  G� −выбирается по табл. 8.12 ([2], стр. 479) в зависимости от толщины настила. 
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б) На электрозаклепках: 

1. п.п.1; 2; 3 – выполняются аналогично примеру а). 

4. Определяется величина  G�  по формуле 8.21 ([2], стр. 479):  G� = 0,25��� ∙ �э� ∙ �э ∙ �с ≥ A� 0,9⁄ , 

по которой вычисляем диаметр электрозаклепки 

�э = qG� ;0,25� ∙ �� ∙ �э ∙ �с=⁄  . 

в) На болтах: 

1. п.п.1; 2; 3 – выполняются аналогично примеру а). 

4. Определяется минимальная несущая способность одного болта соединения:  

или по срезу болта, или по смятию листа: 

ФB,мин = �ФB,� = по формуле >5)
Фс,р −  по формуле >6), 

 

- при заданном диаметре болта и других его параметоров. 

5. Проверяется несущая способность крепления настила на болтах: A� ≤ ФB,мин −на один болт, 

где  A� = Aмакс �б⁄ . 

7.5. Основы проектирования и расчетов сварных балок на статиче-

ские нагрузки 

Сварные балки относятся к балкам составного сечения и применяются в тех слу-

чаях, когда имеющиеся прокатные балки при заданных нагрузках и пролетах не удо-

влетворяют требованиям I и II групп предельных состояний. В этом случае размеры 

всех элементов поперечного сечения назначаются проектировщиком и зависят только 

от листовой стали по сортаменту. 

7.5.1. Основные принципы компоновки сварных балок 

а) Высота поперечного сечения сварных балок – это главный параметр сече-

ния, определяющий экономичность и жесткость балки. 

На рис. 7.15 (см. [7, стр. 188]) приведены кривые  зависимости  массы балки и 

составляющих ее элементов (пояса и стенки)  от высоты поперечного сечения. 

С ростом высоты поперечного сечения увеличивается масса стенки gω  и 

уменьшается масса поясов 
fg . В целом масса балки 

б fg g gω= +  может иметь 

наименьшее значение при определенной высоте, называемой  оптимальной   по 

прочности  hопт. 

Если принять кривую массы балки как дифференцируемую функцию, то в зоне 

наименьшей массы первая производная такой функции по высоте h  будет стремиться 

к нулю, т.е. 0б бg h∂ ∂ → , а вторая производная будет больше нуля, т.е. 

2 2
0б бg h ,∂ ∂ >  т.е. имеет место минимум функции, т.е. массы балки. 

Из решения дифференциальных уравнений была получена формула оптималь-

ной высоты для балки первого класса постоянного сечения: 

                                   опт тр
h k W tω= ,                                                           (7.42) 

где:  ( )тр макс y c
W М R γ= ⋅ − требуемый момент сопротивления поперечного се-

чения балки; 
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tω − толщина стенки, предварительно задаваемая по эмпирической форму-

ле 

7 3 з ,it hω = +   [мм] при 
1 1

8 10
з ,i

h L
 = ÷ − 
 

задаваемая высота балки в 

[м],  L − пролет балки в [м]. 

Таким образом, имеет место итерационный процесс определения 
опт з ,ih h≅ . 

 

 

 

 

Рис.7.15. Зависимость массы балки и её элементов от высоты сечения 

 

1 15 1 20k , ,= ÷ −конструктивный коэффициент, учитывающий дополни-

тельный расход стали на ребра жесткости, сварные швы и т.д. 

В учебной литературе [2, 7] выведена формула оптимальной высоты такой бал-

ки, в которой вместо tω  стенки задаются ее гибкостью h tω ω ωλ = . Формула имеет 

вид: 

3 1 5
опт тр

h , Wωλ= ⋅  или   3115
опт тр

h , Wωλ≅ ⋅                     (7.43) 

В этом случае для сварных балок высотой  ( )0 8 3 0бh , ,= ÷ м рекомендуется за-

давать   100 185ωλ = ÷ , обеспечивая при этом местную устойчивость стенки ребрами 

жесткости. 

Для обеспечения второго предельного состояния должна быть обеспечена необ-

ходимая жесткость балки, определяемая, в первую очередь, её высотой. 

Минимальная высота балки  hмин – это такая минимальная высота, которая  

обеспечивает необходимую жесткость балки и полное использование прочности стали.  

Для получения формулы  hмин  используются формулы прогиба балок.  

Для общего случая загружений балок  формула  имет вид  

                                    
5

24

y n
мин o

R L M
h n

E M

⋅
= ⋅ ,                                 (7.44) 
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где  
n

M , M  - наибольшие значения изгибающих моментов в пролете от норма-

тивных и расчетных нагрузок соответственно; 

no – величина, обратная предельному прогибу балок. 

Из анализа зависимости массы балки от её высоты видно (рис. 7.15), что в 

окрестностях hопт  эта величина изменяется слабо. Это позволяет уменьшить высоту 

балки на 5-10% под существующий сортамент листа стенки по сравнению с hопт  без 
заметного увеличения её массы. При этом принятая высота балки должна быть не ме-

нее hмин. 
Во всех случаях в перекрытиях принятая высота балки вместе с настилом не 

должна превышать заданную строительную высоту перекрытия 

стр эт помh Н Н= − , 

где      этН − высота этажа,  помН − высота помещения в свету. 

Если по расчетам оптимальная и минимальная высоты балки превышают задан-

ную строительную высоту, то принимается высота балки, не превышающая строитель-

ную. Но в этом случае полностью использовать прочность стали не представляется 

возможным. 

б) Толщина стенки балки определяется работой ее на срез от максимальной 

поперечной силы  Qmax, действующей, как правило,  на опоре.  Касательное напряжение 
по формуле  Д.И. Журавского: 

                                             
max x

xy s c

x

Q S
R ,

t Jω

τ γ⋅= ≤ ⋅
⋅

                                            

(7.45) 

где   −xS  статический момент полусечения;  Ix – момент инерции сечения. 

Отсюда минимальная толщина стенки определится: 

                                                
max

,min

b s c

Q
t k

h R
ω γ

=  ,                                                (7.46) 

где  k = Sxhb / Ix;  при учете работы всего сечения на срез  k = 1,2 (опорный узел 

балки по рис. 7.16);  при учете работы на срез только стенки k = 1,5 (опор-

ный узел балки по рис. 7.17). 

На рис. 7.16 и 7.17 также указаны следующие величины: 

0 65
y

a , t E Rω≥  - условная длина стенки, учитываемая при расчете опорной 

стойки балки на устойчивость; 

3
s r y

t b R Е≥  - толщина  опорного ребра. 

в) Толщина стенки должна удовлетворять требованиям  местной устойчиво-

сти. В этом случае для обычных (классических) балок с укреплением стенки только 

поперечными ребрами жесткости ее толщина при условной гибкости стенки 6ωλ ≤    

                                               
6

y y

h h
t R E R Eω ω
ω

ωλ
≥ = .                              (7.47) 

г) Пояса (полки) сварной балки должны удовлетворять следующим требовани-

ям: 

/ 5 / 3fh b h≤ ≤ ;  при ширине пояса меньше h/5 неудовлетворительно решаются 

вопросы общей устойчивости балки;  при ширине пояса больше h/3 не удается обеспе-
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чить равномерное распределение нормальных напряжений по его ширине, что приво-

дит к неполному использованию несущей способности пояса; 

3ft ≤ tω − из условий недопущения больших усадочных сварочных напряжений 

(технологические условия сварки листов разной толщины); 

0 5
ef

yf yf c

f

b
R / E , R /

t
σ≤  - из условий обеспечения местной устойчивости 

сжатого пояса с неокаймленными свесами,  

здесь  bef = (bf - tω) / 2 – ширина свеса пояса; 

Ryf – расчетное сопротивление материала пояса; 

( )c max xnc c
M Wσ γ= ⋅  - напряжение в сжатом поясе; 

Wxnc – момент сопротивления сечения нетто, т.е. с учетом ослаблений. 

В первом приближении для балок из малоуглеродистых сталей можно восполь-

зоваться зависимостью по рис. 7.18: 

bf / tf  ≤ 30. 
 

 

Рис.7.16. Опорная часть балки с внутренним ребром 
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Рис.7.17. Опорная часть балки с торцевым ребром 

7.5.2. Алгоритм расчета сварной балки постоянного сечения перво-

го класса 

а) Составляется расчетная схема балки с нагрузками. 

б) Выполняется статический расчет с определением 
max

М  и  
max

Q . 

в) Определяются оптh  и минh  и устанавливается фактическая высота балки: 

min(0,9 0,95)
b оптh h h= − ≥ . 

г) Уточняется высота стенки: 2b fh h tω = − ,  где предварительно принимают 

20ft ≤ мм; величина  hω  должна соответствовать по сортаменту ширине для широко-

полосной универсальной стали по ГОСТ 82-70 (bmax = 1050 мм) или быть кратной 10 

мм при применении толстолистовой стали по ГОСТ 19903-74 (bmax = 3800 мм). 

д)  Назначается толщина стенки, как наибольшая из условий: среза, местной 

устойчивости при наличии  поперечных ребер жесткости и из конструктивных сообра-

жений: 

{ }6
,s ,м .у ,констр

t t ; t ; t ммω ω ω ω≥ ≥ . 

Назначенная толщина стенки должна соответствовать сортаменту. 

е) Определяются геометрические характеристики стенки: 

А h tω ω ω= ⋅ ;   3
12J t hω ω ω= ⋅ . 

ж) Определяется требуемый момент инерции поясов: 

f ,тр х ,трJ J Jω= − ,  где    2х ,тр x ,трJ W h= ⋅ ,  2б fh h h tω= = +  , предварительно 

20ft ≤ мм. 

и) Определяется требуемая площадь одного пояса: 

( )2

2
f f ,тр ef

A J h= ,  где  
ef b fh h t= − . 

к) Компонуется поперечное сечение поясов двутавра с двумя осями симметрии:  

f f fА b t= ⋅ , 

где   
fb , 

ft − принимать с учетом вышеупомянутых ограничений, сортаментов  прока-

та листовой стали и местной устойчивости сжатого пояса: 



106 

 

0 5
ef

yf yf c

f

b
R / E , R /

t
σ≤ . 

Принятая ширина поясов  
fb  принимается кратной 10 мм. 

л) Компонуется все поперечное сечение балки (рис. 7.18): 

 

 

7.5.3. Поверочные расчеты сварных балок постоянного сечения с 

двумя и одной осями симметрии 

1)  На прочность при поперечном и чистом изгибах 

Согласно [4, п.8.1] проверку прочности сварных моностальных балок постоян-

ного двутаврового или коробчатого поперечных сечений с двумя осями симметрии 

следует выполнять аналогично поверочным расчетам прокатных балок первого, второ-

го и третьего классов (см. п.7.4.3 – для однопролетных разрезных и п.7.4.4 – для нераз-
резных балок) с учетом следующих примечаний (п. 1, п.2). 

 

 

Рис.7.18. Поперечное сечение сварной двутавровой балки 

с двумя осями симметрии 
 

 

Примечание 1.  При поперечном изгибе  ( 0хМ ≠ , 0хQ ≠ ) бистальных раз-

резных балок постоянного двутаврового и коробчатого поперечных сечений с двумя 

осями симметрии при выполнении требований общей устойчивости в пролете               
[4, п.8.4.4] и на опорах [4, п.8.5.17]  и при значениях 0 9х s

, Rτ ≤  и 0 5y s, Rτ ≤  (кроме  

опорных сечений) расчет на прочность следует выполнять как для балок второго 

класса по формулам: 

− при изгибе в одной главной плоскости x x−      

                                                  ( ) 1x x ,r r x ,n y cM C W R
ωβ γ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ ≤  ;                                  (7.47) 
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− при изгибе в двух главных плоскостях 

                   ( ) ( ) 1f

x x ,r r x ,n y c y y ,r r y ,n y cM C W R M C W R
ωβ γ β γ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ ≤ .              (7.48) 

Здесь: ( ) ( )20 25 0 0833 0 167х ,r f fC r , , r ,α α= ⋅ + − + − аппроксимированная 

формула для коэффициента 
х,rC ;  

f fA Aωα = − отношение площадей пояса и стенки; 

f

y y
r R Rω= − отношение расчетных сопротивлений стали поясов и стен-

ки; 

1
r

β =  при 0 5х s
, Rτ ≤ ;  

4

0 2
1

0 25

x
r

f s

,

r , Rω
τβ

α
 

= − ⋅  ⋅ +  
 при 0 5 0 9

s х s
, R , Rτ≤ ≤ ;  

1 15y ,rC ,= − для двутаврового поперечного сечения; 

1 05y ,rC , r= −  для коробчатого поперечного сечения. 

Примечание 2: 

а) расчет на прочность при чистом изгибе. 

Для разрезных сварных бистальных балок постоянного двутаврового и ко-

робчатого сечений в зоне чистого изгиба ( 0хМ ≠ , 0хQ = ) расчет на прочность 

следует выполнять в соответствии с п.8.2.3 [4] аналогично расчету прокатных двутав-

ровых балок, имеющих зону чистого изгиба, как балок третьего класса. В этом слу-

чае расчет опорного сечения бистальной балки ( 0хМ = , 0уМ = ) на поперечные силы   

( 
х ,опQ , 

у ,опQ ) следует выполнять по формулам 

( ) 1x ,on s cQ A R
ω

ω γ⋅ ⋅ ≤ ,  ( )2 1f

y ,on f s cQ A R γ⋅ ⋅ ≤ . 

2) На жесткость (прогиб) при поперечном и чистом изгибах.  

Для сварных балок постоянного двутаврового, коробчатого или другого типа се-

чения, у которых  
b минh h> ,  проверку жесткости (второе предельное состояние) мож-

но не выполнять, если отсутствуют ослабления в расчетных сечениях. Наличие ослаб-

лений учитываются при определении прогиба также, как и в прокатных балках. Для ба-

лок переменного сечения требуются дополнительные расчеты перемещений по прави-

лам строительной механики. 

3) На общую устойчивость.  

Для сварных моностальных балок в форОме двутавров сплошного сечения пер-

вого, второго и третьего классов с двумя осями симметрии расчет на общую устой-

чивость аналогичен расчету соответствующих прокатных балок (см. п.7.4.5д, или 

п.8.4.6  [4]), кроме определения коэффициента α  - по формуле Ж.5 [4] для составных 

двутавров. 

Для сварных бистальных балок второго класса расчет на общую устойчивость 

следует выполнять по формулам: 

при изгибе в плоскости стенки, совпадающей с плоскостью симметрии сече-

ния 

                    ( ) 1f

x b x y cМ W Rϕ γ⋅ ⋅ ⋅ ≤  ;                                         (7.49) 

где  

2

1

y

b f

x ef y

J h E
f

J l R
ϕ ϕ ψ

  
 = = ⋅ ⋅ ⋅ −     

 по приложению Ж[4]; ( )fψ α= , α −

по формуле Ж.5 [4]; 
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при действии нагрузки в двух плоскостях 

                      ( ) ( ) 1f f

x в c ,x y c у у y cМ W R М W Rϕ γ γ⋅ ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ ≤   .                  (7.50) 

Общая устойчивость бистальных балок второго класса считается обеспеченной 

без проверок по указанным выше формулам при выполнении следующих условий: 

− если нагрузка передается через сплошной настил, неподвижно связанный со 

сжатым поясом балки (п.8.4.4,а [4]); 

− если гибкость сжатого пояса балки не превышает предельную, т.е.    

( ) f

b ef y ub
l b R Eλ λ= ≤  (по табл. 11 [4]) в балках симметричного двутаврового сече-

ния и в балках с одной осью симметрии при условии 0 75раст сж

f f
b b ,≥ . 

Общая устойчивость сварных моностальных балок  второго и третьего классов 

(т.е. имеющих пластические зоны) со сжатым поясом, менее развитым, чем растянутый 

считается обеспеченной только при выполнении п. 8.4.4,а [4], т.е. при наличии 

сплошного настила, неподвижно связанного со сжатым поясом балки. 

 

4) На местную устойчивость стенок между поперечными ребрами жестко-

сти. 

Местную устойчивость стенок балок первого класса с двумя осями симмет-

рии (рис. 7.18) при статических нагрузках, приложенных к верхнему поясу, следует 

считать обеспеченной при выполнении требований: 

− по прочности (п.8.2.1 [4]); 

− по общей устойчивости (п.8.4.1÷8.4.5, [4]); 

− при значениях условной гибкости стенки 
ef

y

h
R E

t

ω
ω

ω

λ = , не превышающих 

следующих значений:  

3 5,ωλ ≤ −при 0
x

σ ≠ , 0xyτ ≠ , 0yσ =  в балках с двухсторонними пояс-

ными швами; 

3 2,ωλ ≤ − тоже в балках с односторонними поясными швами; 

2 5,ωλ ≤ −при 0
x

σ ≠ , 0xyτ ≠ , 0
loc

σ ≠  в балках с двухсторонними по-

ясными швами; при этом поперечные ребра жесткости (п.8.5.9 [4]) должны быть уста-

новлены при 3 2,ωλ > , а дополнительно к ним продольные ребра при 

5 5 f f

y x ,сж
, Rωλ σ> . 

Если указанные условия по величине ωλ  не выполняются, то проверку местной 

устойчивости стенки между поперечными ребрами жесткости следует проводить по 

приведенным отношениям напряжений от внешних усилий Mx,ср,  х ,срQ , 
loc

F  к их кри-

тическим значениям. 
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Рис.7.20. Схема участка стенки между поперечными ребрами жесткости при а ≤ hef,  

hef = hw  в соответствии с п. 7.3.1 [4] 

0ср
х,ωσ ≠ ; 0, ≠ср

х ωτ ; 0=locσ . 

 
Рис.7.21. Схема участка стенки между поперечными ребрами жесткости при a >> hef, 

hef = hw  в соответствии с п. 7.3.1 [4] 

0, ≠ср

х ωσ ; 0, ≠ср

х ωτ , 0=locσ . 

 
Рис.7.22. Схема участка стенки между поперечными ребрами жесткости при  a >> hef, 

hef = hw  в соответствии с п. 7.3.1 [4] 

0ср

х ,ωσ ≠ ; 0ср

х ,ωτ ≠ ; σloc ≠ 0. 

 

Здесь возможны варианты в зависимости от соотношений  hef  (расчетная высота 

стенки) и  a  (шаг поперечных ребер жесткости). 

Вариант 1 - по рис. 7.20: a ≤ efh , 0ср

х ,ωσ ≠ ; 0ср

х ,ωτ ≠ ; 0
loc

σ = . 
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В этом случае поверку местной устойчивости отсека стенки между поперечными 

ребрами жесткости следует проводить по формуле:   

                                 1 1

2 2

1

ср ср

х , х ,

с

cr ,x cr ,x

/
ω ωσ τ

γ
σ τ
   

+ ≤      
   

,                                            (7.51) 

где    ( )
1

2ср ср

х , а x
М h Jω ωσ = ⋅ − среднее изгибное напряжение у сжатой границы стен-

ки; 

( )
1

ср ср

х , аQ t hω ω ωτ = ⋅ − среднее касательное напряжение в стенке; 

cr ,xσ , 
cr ,xτ − критические напряжения по формулам (81) и (83) [4] соответствен-

но; 
ср

aM , ср

aQ − среднее значение усилий в сечении 1-1 отсека (см. рис. 7.19). 

Вариант 2 - по рис. 7.21: a >> efh , 0ср
х ,ωσ ≠ ; oх,>�)ср ≠ 0,  3��z = 0 −определяют-

ся как средние значения в сечениях 1-1 или 2-2 для наиболее напряженного участка от-

сека длиной, равной efh .  

В этом случае поверку местной устойчивости отсека стенки следует также про-

водить по формуле (7.51), в которой ср

aM , −ср

aQ определяются как средние в сечениях 

1-1 или 2-2 для участка: левefh , , правefh ,  или срefh , , − как одного из наиболее нагруженных 

моментом и поперечной силой между поперечными ребрами жесткости. 

Вариант 3 - по рис. 7.22: >>a
efh , 0ср

х ,ωσ ≠ ; 0ср

х ,ωτ ≠ ; 0
loc

σ ≠ − здесь в отсеке 

стенки имеет место локальная нагрузка посередине между поперечными ребрами 

жесткости. Такой вариант возможен в балочных клетках, когда шаг второстепенных 

балок (или балок настила) в два раза меньше шага ребер жесткости главных балок. 

Поэтому для учета в местной устойчивости стенки при наличии локальной 

нагрузки ( 0
loc

σ ≠ ), вероятно, надо рассматривать сечение под локальной нагрузкой 

(сечение 2-2 по рис. 7.22), а значения моментов и поперечных сил учесть как осреднен-

ные из рассмотрения двух участков с 
ef ,левh  и 

ef ,правh , которые в соответствии с рис. 

7.22 совпадут с сечением 2-2. 

В этом варианте поверку местной устойчивости отсека стенки между попереч-

ными ребрами жесткости следует проводить по формуле: 

                                                   2 2

2 2

х , х ,loc ,

c

cr ,x cr ,loc cr ,x

ω ωωσ τσ
γ

σ σ τ
   

+ + ≤      
   

,                              (7.52) 

где   ( )loc , ef
F l tω ωσ = ⋅ − локальное напряжение, перпендикулярное продольной 

оси балки. 

Здесь: ( )2
ef f f

l b t k= + + − условная длина распределения локальной нагрузки на 

стенку проверяемой балки (см. рис. 7.22*); 

b −ширина пояса вышележащей балки; 

f ft k+ − толщина пояса с учетом катета поясного шва. 

В формулах (7.51) и (7.52) критические напряжения имеют вид: 

3z4m = �z4 ∙ ��S ;gS}}}}=�⁄ − критическое напряжение при чистом изгибе по форму-

ле (81) [4],  

где  
cr

С − по табл. 12 при 0
loc

σ =  с учетом ( ) ( )3
c c

f f
b h t tω ωδ β= ⋅ ⋅ . 



111 

 

( )2

1 2cr,loc yC C R
ω

ωσ λ= ⋅ ⋅ −критическое напряжение при чистом смятии 

по формуле (82) [4],  

здесь   
1С − по табл. 14 с учетом отношения a hω и  1 04 ef, l hωρ = ⋅ ; 

2С − по табл. 15 с учетом отношения a hω и  δ . 

( ) ( )2210 3 1 0 76cr ,x s d, , Rτ µ λ= ⋅ + ⋅ − критическое  напряжение при чистом 

срезе по формуле (83) [4] ,  

где  µ − отношение бóльшей стороны отсека стенки к меньшей, т.е. 

a hωµ = или h aωµ = ; 

d y

d
R E

t

ω

ω

λ  
=  
 

, d −меньшая сторона отсека стенки, т.е. d hω=  

или d a= . 

 

 

Рис.7.22*. Схема передачи локальной нагрузки на стенку 

нижележащей балки при этажном опирании 

 

Примечание 4. При 0
loc

σ ≠  и 0 8a h ,ω >  проверку местной устойчивости 

стенки по формуле  (7.52) следует выполнить дважды. 

Первую проверку следует выполнить при трех вариантах определения 
cr ,locσ : 

а) при  0 8 1 33, a h ,ω≤ ≤  в таблице 14 [4] для 
1С  и в таблице 15 для 

2С  вместо 

a  следует взять 
1 0 5a , a= ; 

б) при 1 33 2, a hω< ≤  в таблице 14 для 
1С  и в таблице 15 для 

2С  взять вместо 

a  1 0 67a , hω= ; 

в) при 2a hω >  в таблице 14 для 
1С  и в таблице 15 для 

2С  принять отношение  

2a hω = .  

Вторую проверку следует выполнять при фактическом отношении a hω , а при 

определении 
cr ,xσ  коэффициент 

cr
С  принять по табл. 16 [4]. 

Примечание 5. Если локальная нагрузка приложена к растянутому поясу, то в 

формуле (7.52) следует учитывать одну из наиболее невыгодных комбинаций напряже-

ний: 

( )х , х ,ω ωσ τ+  или ( )loc , х ,ω ωσ τ+  с учетом в формуле для 
cr ,xσ  параметров t

f
b , t

f
t  

в формуле ( ) ( )3
t t

f f
b h t tω ωδ β= ⋅ ⋅ − для растянутого пояса. 
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Примечание 6. Местную устойчивость отсеков стенки балок первого класса 

двутаврового поперечного сечения с одной осью симметрии (рис. 7.23) при более 

развитом сжатом поясе следует проверять с учетом следующих изменений: 

− При вычислении значений 
cr

σ  по формулам (81) и (82) [4] в параметре δ  сле-

дует принимать вместо hω  удвоенную высоту сжатой зоны стенки 2 c ,h ω , т.е. вычислять 

параметр δ  по формуле  ( )( ) ( )3

2
f c , f

b h t tω ωδ β= ⋅ ⋅ . 

− При 0 8a h ,ω >  и 0
loc

σ ≠  в двойной проверке местной устойчивости стенки 

(см. Примечание 4 выше) в формуле (81) [4] для 
cr

σ  при определении 
cr

С  по табл. 16 

[4] вместо hω  следует принимать 2 c ,h ω . 

−  
1 1

ср ср

х , а x ,
М J hω ωσ = ⋅ − среднее изгибное напряжение у сжатой границы рас-

четного отсека стенки, принимаемое со знаком (+);  
1

ср ср

х , аQ Aωτ = - среднее касатель-

ное напряжение. 

 

 

 

 

 

Рис.7.23. Поперечное сечение сварной балки с одной осью симметрии 

 при более развитом верхнем (сжатым) поясе 
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Рис.7.24. Поперечное сечение сварной балки  с одной осью симметрии  

при более развитом нижним (растянутом) поясе 

 

 

Примечание 7. При более развитом растянутом поясе (рис. 7.24)  и при 0
x

σ ≠ , 

0xyτ ≠ , 0
loc

σ =  в балках первого класса отсек стенки между поперечными ребрами 

жесткости следует проверять на устойчивость по формуле: 

                                         ( )2 210 5
2 4 1

c

cr ,x

, σ α α β γ
σ

⋅ − + + ≤ ,                          (7.53) 

где ( )1 2 1α σ σ σ= − ; ( ) ( )1cr x , crωβ σ σ τ τ= ⋅ ; 

cr
σ − по формуле (81) [4]; 

x ,ωτ − по формуле (79) [4];  

cr
τ −по формуле (83) [4];  

1σ  и 
2σ − сжимающее и растягивающее изгибные напряжения у расчетных 

границ отсека стенки, определяемые по формуле (78) [4] и принимаемые соответствен-

но со знаком «плюс» и «минус», т.е.  

1 1

ср

х , x
М h Jωσ = + ⋅ ,  

2 2

ср

х , x
М h Jωσ = − ⋅ ;  

cr
С − по табл. 17 [4]. 

Примечание 8. Проверку местной устойчивости стенок моностальных и би-

стальных балок второго и третьего классов при 0
loc

σ =  и при обеспечении прочно-

сти следует проверять по формулам: 

− для балок двутаврового и коробчатого сечений с двумя осями симметрии: 

                                         ( )2
1

)* f

х y c ef fМ R h t rωγ α α ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ + ≤  ,                    (7.54) 

где  α − по табл. 18 [4] при *)

cr xQ Aωτ = ; *) *)

x xМ ,Q − см. ниже Примечание*); 

f

y y
r R Rω= ; 

f fA Aωα = ; 

− для сварных двутавровых балок с более развитым сжатым поясом, укреп-

ленных поперечными ребрами жесткости: 
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nm∗) � 3lp ∙ Np,l ∙ ℎl + 3�p ∙ Np,� ∙ >ℎS − ℎl) + 4ℎl� ∙ �S ∙ ? ∙ ��S + ℎS ∙ �S ∙ >ℎS − 2ℎl) ∙i  

                                           ( ) ] }2
23 2 1

y cр с
R ,ω τ γ⋅ − ⋅ ≤                                    (7.55) 

где    
1 1

f *) f

х y
М W R ;σ = <  

2 2

f *) f

х y
М W R .σ = <  

Если  1

fσ и  f

2σ  превышают величину 
f

y
R , то рекомендуется по [4] принимать 

их равными 
f

y
R . 

Примечание *): в нормах [4, стр. 35] записано, что значения M и Q следует 

вычислять в одном сечении балки, но не указано в каком. Поэтому для проверки 

местной устойчивости стенки между поперечными ребрами жесткости в первом при-

ближении оставляем, как в п. 8.5.2 [4]: * ср

х хM М= ; * ср

х хQ Q= , − проверяя при этом по 

формуле (7.54) несколько наиболее нагруженных усилиями M и Q  отсеков стенки 

между поперечными ребрами жесткости. 

В формуле (7.55) 
1h − высота сжатой зоны стенки. Нормы [4] предлагают опре-

делять ее по формуле: 

( ) ( ) ( )
2 1

2
2

1 2 1
2 2 3f f

f f y
h A t A A t R

ω
ω ω ωσ σ τ = + ⋅ − ⋅ − 

 
. 

 

7.5.4. Основные требования по установке поперечных ребер жест-

кости в сварных балках 

Согласно п. 8.5.9 [4, стр. 36] поперечные ребра жесткости в стенках сварных ба-

лок следует устанавливать в следующих случаях: 

а) при 3 2,ωλ ≥  и 0
loc

σ =  в балках первого класса; 

б) при 2 2,ωλ ≥  и 0
loc

σ ≠  в балках первого класса; 

в) при любых значениях ωλ  в балках второго и третьего классов на участках с 

пластическими деформациями (на участках с упругими деформациями поперечные ре-

бра жесткости следует устанавливать по правилам для балок первого класса). 

Расстояния между поперечными ребрами жесткости должны соответствовать 

условиям: 

2а hω≤  при 3 2,ωλ ≥ ;  2 5а , hω≤  при 3 2,ωλ < . 

Для балок первого класса допускается увеличивать расстояние между попереч-

ными ребрами жесткости до величин 3 efа h≤  при следующих условиях: 

− передача нагрузки на сжатый пояс осуществляется через сплошной настил, 

жестко связанный с балкой через пояс; 

− условная гибкость сжатого пояса балки не должна превышать предельной  
ивλ  

по табл. 11 [4],   т.е.  
ef f

b y uв

f

l
R E

b
λ λ

 
= ≤  
 

; 

Размеры поперечных ребер жесткости: 

− ширина поперечного ребра жесткости 

30 25
r

b hω≥ + мм – для парного ребра; 

24 40
r

b hω≥ + мм – для одностороннего ребра; 
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− толщина поперечного ребра жесткости 

2
r r y

t b R E≥ . 

д) Поперечные ребра жесткости, расположенные в местах приложения локаль-

ных нагрузок ( )loc
F  к верхнему сжатому поясу, следует проверять расчетом на устой-

чивость как сжатые стойки (рис. 7.25, рис. 7.26) относительно оси x x− . 

По рис. 7.25 условная стойка проверяется на устойчивость при центральном 

сжатии по формуле: 

                                 ( )
1

1x loc x s y cF A Rσ ϕ γ= ⋅ ⋅ ⋅ ≤ ,                               (7.56) 

где  ( )x x
fϕ λ= ,   ( )x x y

h i R Eωλ = ,  1x x si I / A= . 

По рис. 7.26 условная стойка проверяется на устойчивость при внецентренном 

сжатии по формуле: 

                             ( )
2

1x ,е loc e s y cF A Rσ ϕ γ= ⋅ ⋅ ⋅ ≤ ,                                   (7.57) 

где  ( )e ef x
f m ,ϕ λ=  по п. 9.2.2 [4],  

efm mη= ⋅ ,  
s x

m e A W= ⋅   ,  η − коэффи-

циент влияния формы сечения по табл. Д2 [4]. 

  

 
 

 

 

 

Рис.7.25. К расчету на устойчивость двухстороннего поперечного ребра 

жесткости в стенке балки под локальной нагрузкой: 

1) расчетная схема; 2) условная площадь поперечного сечения (АS1) 
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Рис.7.26. К расчету на устойчивость одностороннего поперечного ребра 

жесткости в стенке балки под локальной нагрузкой: 

1) расчетная схема; 2) условная площадь поперечного сечения (АS2) 

 

 

Примечание. Стенки балок первого класса при  5 5 f

y x
, Rω

ωλ σ>   следует со-

гласно п. 8.5.11 [4] укреплять продольными ребрами жесткости дополнительно к попе-

речным. Эти вопросы студентам рекомендуется изучить самостоятельно. 

 

 

 

7.5.5. Основные требования по проверке местной устойчивости 

сжатых поясов сварных балок двутаврового и коробчатого  поперечных  

сечений 

В этом случае фактическая гибкость сжатого пояса 
f

λ  сварной балки не должна 

превосходить  предельное значение  
uf

λ . 

Для свесов поясов двутавровых балок 

                           ( )
1 1

f

f ef f y uf
b t R Eλ λ= ≤                                (7.58) 

где   
1f

λ − фактическая гибкость свесов поясов таких балок; 

1
0 5 f f

uf y с
, Rλ σ= −  предельная условная гибкость для свесов поясов без 

окаймлений и отгибов в балках первого класса двутаврового сечения; 

efb −ширина свеса пояса от грани стенки до края пояса (рис. 7.18 и 7.27). 

Для поясов балок коробчатого сечения 

                           ( )
2 2

f

f f f y uf
в t R Eλ λ= ≤                                        (7.59) 

где   
2

1 5 f

uf y cf
, Rλ σ= −  предельная условная гибкость для поясного сжатого 

листа  в балках первого класса коробчатого сечения; 
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Здесь  ( )c

cf x xn cM Wσ γ= ⋅ −  при изгибе в одной плоскости;  

х расчM М= ;  
f

y y
R Rω = ;                     

( ) ( )c c

cf x x ,n c y y ,n cM W M Wσ γ γ= ⋅ + ⋅ −  при изгибе в двух плоскостях,  

y расчM М= ;  
f

y y
R Rω =  .    

Для бистальных балок (
f

y y
R Rω> ) второго класса формулы (7.58) и (7.59) со-

храняются, но напряжения в сжатых зонах поясов (
cfσ ) определяются по другим выра-

жениям: 

( )3 1 4
cf y

Rωσ α ′= − − при изгибе в одной плоскости; 

( ) ( )3 1 4cf y y y ,n cR М W
ωσ α γ′= − + ⋅ − при изгибе в двух плоскостях; 

Здесь  α α′ =  по табл. 18 [4] при 0τ = ; 
f f

с y
Rσ ≤ ; при 

f f

c y
Rσ >  следует принять 

f f

c y
Rσ = . 

Для моностальных балок двутаврового и коробчатого поперечных сечений вто-

рого и третьего классов устойчивость сжатых поясов следует считать обеспеченной 

при условиях: 

− обеспечения прочности по п. 8.2.3 [4]; 

− обеспечения устойчивости стенок по п. 8.5.8 [4]. 

В этом случае:  

1f
λ <

1uf
λ − для свесов полки без окаймлений и отгибов в двутавровых попе-

речных сечениях при 5 5и ,ωλ ≤ ,  где 
1

0 17 0 06иf
, ,λ = + uωλ ;  

2f
λ ≤

2uf
λ − для сжатых поясных листов коробчатого поперечного сечения 

при 2 2 5 5и, ,ωλ≤ ≤ ,  где 
2

0 675 0 15иf
, ,λ = + uωλ . 

Примечание. Предельную гибкость сжатого пояса 
иf

λ  для всех из рассмотрен-

ных выше типов сечений допускается (п. 8.5.20 [4] ) увеличивать в 1,5 раза при окайм-

лении или отгибе полки (стенки) поперечного сечения (
еfа по рис. 5 [4]). При этом ши-

рина отгиба (окаймления) должна быть не менее 0 3еf еfа , b≥ , а его толщина 

2
лам еf y

t а R E>  (рис. 7.27). 

 

Рис.7.27. Схема окаймления свеса полки двутавра ламелями сечением aef x tлам 
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7.5.6. Проектирование изменения сечения сварной двутавровой 

балки по длине пролета 

В сварных балках пролетами 12L ≥ м целесообразно в целях экономии стали 

изменять сечение по длине пролета в соответствии с эпюрой изгибающего момента. 

При этом в однопролетных разрезных балках проще изменять сечение поясов, сохраняя 

стенку на весь пролет постоянной высоты (рис. 7.29). В многопролетных неразрезных 

балках экономичное решение достигается как изменением сечений поясов, так и изме-

нением высоты стенки по длине пролетов. Более подробно с этими вопросами реко-

мендуется ознакомиться по  научному изданию  В.В. Катюшина [11] для каркасов с 
элементами переменного сечения. 

Согласно п.8.2.3 [4] разрезные балки переменного сечения по длине пролета 

рассчитываются на прочность с учетом развития пластических деформаций только в 

одном сечении с наиболее неблагоприятным сечением усилий M и Q. В «остальных се-

чениях» расчет следует выполнять при значениях коэффициентов  хС′  и 
уС ′ , меньших, 

чем они приведены в табл. Е1 [4] или согласно п.8.2.1 [4], однако без конкретных реко-

мендаций. 

Согласно п.8.2.1 [4] для учета развития упруго-пластических деформаций в 

стенке разрезной, однопролетной балки первого класса, постоянного сечения в рас-

четной зоне поперечного изгиба применяют коэффициент 1 15п ,= в правой части гра-

ничного условия по прочности на основе исследований Б.М. Броуде [9] и Б.Б.Лампси 

[10], который в формуле (44) [4] перенесен в левую часть в форме 1 1 15 0 87, ,= . 

В «остальных сечениях» балки переменного сечения первого класса учет пла-

стических деформаций в ограниченной локальной зоне можно рекомендовать введе-

ние в формулу (44) [4] осредненного коэффициента между упругой работой 

( )1
х у

С С= =  и неупругой ( )1 15п ,=  согласно рис. 7.28,а,б, т.е. 

( )1 0 5 1 1 15 1 075х y
С C , , ,′ ′< = ≤ + = . В левой части формулы (44) этот коэффициент 

будет равен 1 1 075 0 93, ,= . 

Балки переменного сечения 2-го и 3-го классов согласно п.8.2.3 [4] также допус-

каются в расчетах на прочность с учетом упругопластических деформаций: 

1) в сечении < х > с наиболее неблагоприятным сочетанием M и Q по фор-

мулам (50), (51) [4] или по формулам (7.27), (7.28) настоящего учебного пособия с ко-

эффициентами 1хС > , 1yС >  по таблице Е1 [4], но не более 1 15х y fС C , γ= ≤ ⋅ (со-

гласно примечанию 2, табл. Е1 [4]). 

2) в остальных сечениях упругопастической зоны – с коэффициентами 

х x
С C′ < , 

y yС C′ < , где для хС′  и 
yС ′  можно рекомендовать подход, аналогичный изло-

женному выше, т.е. 

( )1 0 5 1 1 15х x f
С , C , γ′< = + ≤ ⋅ , 

( )1 0 5 1 1 15
y y f

С , C , γ′< = + ≤ ⋅ , 

где  
fγ − эквивалентный коэффициент надежности по суммарным нагрузкам на балку, 

поределяемый как 
f p nM Mγ = − отношение расчетного сочетания момента к его 

нормативному значению. 
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Рис.7.28. а) Схема вероятных упругопластических зон 

в балке переменного сечения 

 

 

 

 

 
Рис.7.28. б) Фрагмент упругопластической зоны от х1 до х2 
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Рис. 7.29. Сварная двутавровая балка переменного сечения с прямым стыком 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

Рис. 7.30. Косой стык в месте изменения сечения пояса 
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В однопролетной рарезной балке пролетом  L места изменения сечения балки  

принимают на расстояниях от опор: 

L/5  - при косом стыке растянутых поясов; 

L/6  - при прямом стыке поясов с физическим контролем качества шва; 

L/7,5  - при прямом стыке поясов без физического контроля качества шва. 

Балка переменного сечения показана на  рис. 7.29. На рис. 7.30 приведен фраг-
мент изменения сечения балки по длине пролета с помощью косого стыкового шва. 

Косой стыковой шов с наклоном реза 1 : 2  ( 63α = ° ) считается равнопрочным 

основному металлу и поэтому не требует проверки прочности при действии на соеди-

нение статической нагрузки. 

Алгоритм  расчета сварных балок переменного сечения может быть прямым и 

обратным. 

Прямой расчет (определение уменьшенного сечения поясов): 

− задаются местом изменения сечения в пределах x = (1/7,5 – 1/5)L; 

− определяются расчетные усилия в сечении  x x− ;  от равномерно распреде-

ленной нагрузки q:  

( ) / 2; ( / 2 )
x x

M qx L x Q q L x= − = − ; 

− определяется требуемый момент сопротивления балки в месте предполагаемо-

го изменения сечения: 

( )f

x x y cW M Rω γ′ = ⋅ , 

где  0 85f f

y y
R , Rω = − при стыковом шве в поясе без физического контроля каче-

ства шва; 
f

y y
R Rω = − тоже при физическом контроле качества шва; 

− определяется требуемый момент инерции балки в месте предполагаемого из-
менения сечения: 

2
x x b

J W h′ ′= ⋅ ; 

− определяется требуемый момент инерции поясов балки в месте предполагае-

мого изменения сечения: 

xf x xJ J Jω′ ′= − , 

где  
3

12xJ t h /ω ω ω=   - момент инерции стенки балки; 

− определяется требуемая площадь сечения поясов в месте предполагаемого из-
менения сечения: 

2

2 xf '

f f f

f

J
A b t

h

′
′ ′= = ⋅ , 

где  
fh − высота балки в осях поясов. 

− выполняется проверка измененного сечения на прочность в зависимости от 
класса балки. 

Косой стыковой шов с наклоном реза 1 : 2  ( 63α = ° ) считается равнопрочным 

основному металлу и поэтому не требует проверки прочности при действии на соеди-

нение статической нагрузки. 

Примечание. При конструировании измененного сечения поясов рекомендуется 

выполнять следующие требования: 

0,5I

f f
b b≥ ; 

120 180I

f
b ≥ ÷ мм – из соображений общей устойчивости балки в зоне изменен-

ного сечения; 
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1

10
f bb h′ ≥ −  из конструктивных соображений;  

f ft t′ ≤  – толщина измененного пояса с учетом того, чтобы 180 120fb ≥ ÷ мм. 

Окончательно параметры 
fb  и 

ft ′ следует согласовать с сортаментом листового 

проката. 

 

Обратный расчет (определение мест изменения сечения): 

− задаются измененным сечением поясов: 
fb  и 

ft ′ ; 

− определяют геометрические характеристики измененного сечения: 
x

J ′  и 
x

W ′ ; 

− определяют несущую способность измененного сечения по изгибающему мо-

менту:  
x x y cM W Rω γ′ ′= ⋅ ⋅ ; 

− определяют сечение x x−  места измененного сечения из условия прочности  

 (М Ф≤ ): результат можно получить, решая квадратное уравнение 

( ) / 2 .I

x x y c
M qx L x W Rω γ= − =  

Примечания: 

1) В сварных разрезных балках пролетами до 30 м экономически  выгодно де-

лать только по одному изменению сечения поясов с каждой стороны от опор. 

2) Более значительную экономию стали может дать непрерывное изменение ши-

рины поясов относительно оси симметрии пролета балки, получаемое диагональным 

раскроем широкополосной стали (рис. 7.31). 

3) При равномерной нагрузке рационально по расходу стали определять место 

изменения сечения поясов в однопролетной сварной балке по формуле: 

( )2 4 3 6х с /= − − ,   где   
f f

y ,ср y ,крс R R= ; 

где   
f

y ,срR − расчетное сопротивление стали поясов на средних участках балки; 

f

y ,крR − расчетное сопротивление стали поясов на крайних участках балки. 

4) В балках с поясными соединениями на высокопрочных болтах или на заклеп-

ках поперечное сечение изменяют путем изменения числа поясных листов (рис. 7.32). 

 

 
а) Схема раскроя листа 

 

б) План балки с переменными поясами 

Рис.7.31. Диагональный раскрой широкополосной стали 
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Рис.7.32. Фрагмент балки с поясными соединениями на болтах 

или заклепках: изменение сечения достигается путем 

изменения числа поясных листов 
 

7.5.7. Основы конструирования и расчета  стыков прокатных и 

сварных балок 
Различают два типа стыков балок: заводские и монтажные. 

Заводские стыки выполняются на заводе-изготовителе металлоконструкций и 

представляют собой стыки отдельных частей (стенки, поясов) отправочной марки.  

Отправочные марки – части конструкции, на которые она делится для загрузки в 

транспорт и доставку на строительную площадку. Конструкция небольшой длины мо-

жет состоять из одной марки. 

Расположение заводских стыков обусловлено длинами проката или конструк-

тивными соображениями (например, стык стенки не должен совпадать с поперечными 

ребрами жесткости, стык проката нежелательно располагать в зоне максимального из-
гибающего момента и т.д.). 

Монтажные стыки – выполняются на строительной площадке путем соедине-

ния отправочных марок в единую монтажную конструкцию. 

Ниже приведены примеры наиболее распространенных стыков: 

1) Сварной заводской стык прокатной балки в составе одной отправочной марки 

(рис. 7.33). Такой стык при физическом контроле качества шва ( )f f

y yR Rω =  можно вы-

полнять в середине пролета, где должно выполняться  условие: 
f

макс y c
М W Rω γ≤ ⋅ ⋅ . 

2) Сварной монтажный стык прокатной балки, состоящей из двух и более отпра-

вочных марок, который обеспечивается прочностью стали по поясам: 0 85f f

y y
R , Rω ≤ . 

Такой стык проектируют в сечении балки, в котором 0 85х максМ , М≤  (рис. 7.34 а,б). 

3) Прямой монтажный сварной стык отправочных марок в балках составного се-

чения (рис. 7.35). 

Здесь 0 85 f

х х y c
М , W R γ≤ ⋅ ⋅ ; приведенное напряжение в стенке под поясом 

определяют в зависимости от класса балок:  

для балок 1-го класса  
2 20 87 3 1

,red x xy
,ω ωσ σ τ= + ≤ ;  

для балок второго и третьего классов – прочность всего сечения проверяют с 

учетом коэффициентов  
x

c  и 
yc . 

4) Прямой монтажный сварной стык отправочных марок прокатной балки с 

применением дополнительных накладок на поясах (рис. 7.36). Здесь длина поясных 

накладок определяется длиной флангового углового шва из решения граничного усло-

вия первого предельного состояния: 
f

х y н нМ W R N hω≤ ⋅ + ⋅ , 
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откуда   

f

х y

н

н

М W R
N

h

ω− ⋅
= ;  

н

н н y
А N R= ;  н н нА b t= ⋅ . 

Длина требуемого флангового сварного шва на одной стороне стыка на поясных 

накладках: 

( )f н f f f c
l N k Rω ωβ γ= ⋅ ⋅ ⋅ − по металлу шва; 

( )z н z f z c
l N k Rω ωβ γ= ⋅ ⋅ ⋅ − по границы сплавления. 

Длина накладки по бóльшей длине флангового шва по металлу шва или по ме-

таллу границы сплавления: 

( ) 2 10 2н f zl l или l ммω ω ≥ + ⋅   . 

 

 

 

 
 

Рис.7.33. Сварной заводской стык прокатной балки. 

а) конструктивная схема стыка и порядок (последовательность) сварки (показано циф-

рами 1, 2, 3);   б) расчетная схема балки 

 

 

 

 



125 

 

 

0 85 2x , ( L / )=  

0 85х максМ , М≤  

Рис.7.34. Сварной монтажный стык прокатной балки (конструктивная схема). 

а) схема стыка марок ОМ1 и ОМ2; 

б) расчетная схема балки; определение места монтажного стыка 

 

 

5) Прямой монтажный сварной стык (рис. 7.37) прокатных или сварных балок с 

помощью одних накладок. Здесь при расчете угловых швов и накладок приближенно 

считают, что изгибающий момент М  воспринимается поясными накладками, а попе-

речная сила хQ − накладками в стенке. Тогда получим из граничных условий первого 

предельного состояния: 

а) для поясных накладок, двухсторонних на ½ стыка: 

н x н
N M h= ,   

н

н н н нy
А N R b t= = ⋅ ; 

( )н

f н f f f c
l N k Rω ωβ γ= ⋅ ⋅ ⋅ − по металлу шва; 

( )н

z н z f z c
l N k Rω ωβ γ= ⋅ ⋅ ⋅ − по металлу границы сплавления. 

Длина поясной накладки по бóльшей длине флангового шва (по металлу шва 

или по металлу границы сплавления): 
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( ) 2 10 2
f

н f zl l или l ммω ω ≥ + ⋅   ; 

б) для двухсторонних накладок в стенке балки: 

( )2 10н

f f f f c
h Q k Rω ωβ γ= ⋅ ⋅ ⋅ + мм − по металлу шва; 

( )2 10н

z z f z c
h Q k Rω ωβ γ= ⋅ ⋅ ⋅ + мм − по металлу границы сплавления. 

 

 

 

 
 

Рис.7.35. Сварной монтажный стык отправочных марок балок составного сечения. 

а) прямые стыковые швы на поясах и в стенке; цифрами указана 

последовательность выполнения сварки (1, 2, 3, 4, 5, 6, 7); 

б) косой стыковой шов в растянутом поясе (при α ≤ 63° косой стыковой шов в 

растянутом поясе равнопрочен основномуметаллу балки) 
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Рис.7.36. Схема прямого монтажного стыка отправочных марок прокатной балки 

с дополнительными нкаладками на поясах. Цифрами указана рекомендуемая 

последовательность выполнения сварки (1, 2, 3, 4, 5); 

а) основная проекция;  б) вид сверху;  в) вид снизу 

 

Высота накладок в стенке балки по бóльшей длине углового шва или конструк-

тивно: 

( )н н

н f zh h или h
ω

ω ω≥ , 

2 50нh h
ω

ω≤ − ⋅ мм (см. рис. 7.37). 

6) Монтажный стык балок на высокопрочных болтах (рис. 7.38). 

Расчет такого стыка обычно ведут полуобратным способом: 

− задаются числом болтов на накладки в стенке на одну сторону стыка:
в ,h

mω
,

в ,h
пω

, 

размещая их равномерно и симметрично относительно нейтральной оси; 

− вычисляют приближенно долю изгибающего момента, воспринимаемого стен-

кой: 
ст

,х х x
М М J Jω ω= ⋅ , 

где  
,xJω − момент инерции, воспринимаемый стенкой; 

x
J − полный момент инерции балки; 

− вычисляют наибольшее усилие  максN  в крайних рядах болтов накладки в 

стенке  (
в ,h

mω
): 
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2

1макс ,х i
N М l lω= ⋅  , 

где  
2 2 2 2 2

1 2 3 4i
l l l l l= + + +  (см. рис. 7.38); 

− вычисляют усилие, приходящееся на один болт в крайнем ряду болтов наклад-

ки в стенке: 
кр кр

в ,макс макс в ,h
N N mω= ; 

− вычисляют среднее усилие на один болт в стыке  (
в ,h

υ ) стенки от влияния по-

перечной силы: 

в ,h в ,h
Q nωυ = ; 

 

 

 
Рис.7.37. Схема прямого монтажного стыка отправочных марок прокатной балки  

с помощью накладок на поясах и стенке. Цифрами обозначена  последовательность 

сварки (1, 2, 3, 4, 5);  а) основная проекция; б) вид сверху; в) вид снизу 
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− вычисляют суммарное усилие 
в ,h

S  на один болт в стыке стенки от усилий 

,хМω  и хQ ,ω : 

( ) ( )2 2кр

в ,h в ,макс в ,h в ,h тр сS N Q kυ γ= + ≤ ⋅ ⋅ , 

где  
в ,hQ − допустимое усилие (несущая способность) воспринимаемое одной поверхно-

стью трения при стягивании одним высокопрочным болтом; 

трk − число поверхностей трения между накладками и стенкой; 

− вычисляют количество болтов для поясных накладок на одну половину стыка: 
t

в ,h н в ,h тр сп N ( Q k )γ= ⋅ ⋅ , 

где  1трk = − при одной накладке на поясе сверху; 

2трk = −при двух накладках на поясе и под поясом; 

н f нN М h= ,   
ст

f х ,хМ М Мω= − , 

где   ст

хМ − расчетный изгибающий момент в стыке балки. 

 

 
 

Рис.7.38. Монтажный стык отправочных марок балок на высокопрочных болтах  

 с помощью накладок на поясах и стенке;  а) основная проекция;  б) вид сверху; 

в) вид снизу 
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Примечание. При выполнении стыка марок в балке на фланцах (вместо накла-

док) расчет наибольшего растягивающего усилия в болтах крайнего от центра поворота 
ряда определяют по формуле: 

( )2

1

кр

макс ,х i
N М l lω= ⋅  , 

где  ( )2
2 2 2 2

1 2 3 6i
l l l l ... l= + + + + −  по рис. 7.39. 

Далее расчет аналогичен выше приведенному на накладках. 

 
Рис.7.39. Монтажный стык отправочных марок балок на фланцах 

с помощью высокопрочных болтов 
 

7.5.8. Основа конструирования и расчета опорных частей балок 

В опорные части балок, кроме опорных ребер (торцевых или внутренних) вклю-

чают часть стенки слева и справа (для опорной части с внутренними опорными ребра-

ми жесткости (рис. 7.40) или только справа или слева (для опорной части с торцевым 

опорным ребром жесткости  (рис. 7.41).  

Представленные на рис. 7.40 и 7.41 опорные части балок проверяют на устойчи-

вость как центрально сжатую стойку с условной площадью поперечного сечения 

( )усл
А  относительно оси x x− . 

Граничное условие первого предельного состояния такой стойки по  устойчиво-

сти: 

N Ф≤ , 

где N − нормальное усилие сжатия,  равное величине опорной реакции, т.е. 

опN R= , 

усл х y cФ А Rϕ γ= ⋅ ⋅ ⋅ . 

Здесь  ( )х x
fϕ λ= − коэффициент продольного изгиба при централь-

ном сжатии относительно оси x x− . 

x x y
R Eλ λ= ⋅ ,    

x ef xh iλ = ;    x x усл
i J A= . 
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Проверка устойчивости условной опорной стойки будет заключаться в обеспе-

чении неравенства N Ф≤ . 

Рис. 7.40. Конструктивная схема опорной части балки 

с внутренними опорными ребрами 

 

Опорные ребра (внутренние и торцевые) проверяются на местное смятие ниж-

ней торцевой поверхности по формуле: 

loc o.p p cN A Rσ γ= ≤ ⋅ , 

где 
on

N R=  (см. выше); 

2o.p h sA b t′= ⋅ ;  h h нb b ∆′ = − , 25н∆ = мм – площадь смятия поперечного се-

чения парного опорного внутреннего ребра жесткости в нижней части. 

o.p h sA b t= ⋅ − площадь смятия поперечного сечения торцевого опорного 

ребра жесткости. 

Сварные угловые швы, прикрепляющие ребра опорные к стенке, проверяются на 

прочность по первому предельному состоянию по формулам: 

1
4 f f f cN k l Rω ωβ γ≤ ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ − для парных внутренних опорных ребер жесткости по 

металлу шва. 

Здесь 
1

60 25l hω ω= − − [мм], 

fk − катет углового шва, которым задаются. 

1
4 z f z cN k l Rω ωβ γ≤ ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ −  то же по металлу границы сплавления. 

2
2 f f f cN k l Rω ωβ γ≤ ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ − для торцевого опорного ребра жестко-

сти по металлу шва. 

2
2 z f z cN k l Rω ωβ γ≤ ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ − то же по металлу границы сплавления, 

здесь: 
2

l hω ω= . 
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Рис.7.41. Конструктивная схема опорной части балки 

с торцевым опорным ребром жесткости 

 

   7.5.9.  Основы проектирования и расчетов  

поясных швов сварных балок 

В сварных балках соединение поясов со стенкой осуществляют поясными шва-

ми, которые предотвращают сдвиг (Т ) поясов относительно стенки при изгибе балки. 

Схема работы поясных швов в сварных балках приведена на рис. 7.42. 

Величина сдвигающей силы  Т  из формулы Д.Журавского равна 

х x,on f xТ t Q S Jω= τ ⋅ = ⋅ . 
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Рис.7.42. Схема работы поясных швов в сварных балках; 

а) схема возможного сдвига поясов относительно стенки в балке под нагрузкой 

 при отсутствии сварных  поясных швов; 

б) схема сдвигающих сил  Т  в поясных швах сварной балки под нагрузкой 

 

 

Тогда из граничного условия ПС-I ( N ϕ≤ ) получим условие прочности поясно-

го соединения: 

( ) 1f f f cТ п k Rωβ γ≤ ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ ≤ − по металлу шва при отсутствии локальной 

нагрузки на поясе; 

( ) 1z f z cТ п k Rωβ γ≤ ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ ≤ − по металлу границы сплавления также при отсут-

ствии локальной нагрузки на поясе; 

n − число поясных швов. 

При наличии локальной нагрузки на поясе (что реально для перекрытий и по-

крытий при этажном опирании балок друг на друга) будем иметь следующие условия 

прочности поясного соединения: 

( )2 2 2 1f f f cТ k Rωυ β γ+ ⋅ ⋅ ⋅ ≤ − по металлу шва;  

здесь 2n =  при двухсторонних поясных швах; 

( )2 2 2 1z f z cТ k Rωυ β γ+ ⋅ ⋅ ⋅ ≤ − по металлу границы сплавления; 

1loc,n f ef fF lυ γ γ= ⋅ ⋅ −  расчетное значение локальной нагрузки в стенке балки 

под поясом (т.е. в поясном шве); размер efl приведен на стр. 109 к формуле (7.19). 

 fγ − коэффициент надежности по нагрузке; 

 
1f

γ −  по [6], коэффициент, учитывающий режим работы балки; при неподвиж-

ных локальных нагрузках  
1

1 2f ,γ ≤ , в других случаях 
1f

γ −  следует принимать по 

п.9.9 [6]. 

В балках с поясными соединениями на высокопрочных болтах сдвигу поясных 

листов относительно стенки сопротивляются поясные болты. Методика расчета пояс-

ных соединений на высокопрочных болтах изложена в учебнике [7, стр. 212]. Студен-

там предлагается изучить ее самостоятельно. 
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8.  ОСНОВЫ ПРОЕКТИРОВАНИЯ И РАСЧЕТОВ  

ЦЕНТРАЛЬНО СЖАТЫХ СТАЛЬНЫХ КОЛОНН  

ЗДАНИЙ И СООРУЖЕНИЙ 

8.1.  Общие сведения о центрально сжатых стальных колоннах 

Центрально сжатые колонны, сжатые стержни (стойки, раскосы), входящие в со-

став разных конструкций, весьма широко применяются в строительных стальных кон-

струкциях. Ниже в данном разделе рассмотрены только колонны центрально сжатые 

сплошного и сквозного сечений. 

Колонны передают нагрузку и усилия от вышележащих конструкций на фунда-

менты и состоят из трех основных частей (см. рис. 8.1): 

− оголовка, на который опираются вышележащие конструкции; 

− стержня, основного конструктивного элемента, передающего усилия (нагруз-
ку) от оголовка к базе; 

− базы, передающей усилия (нагрузку) от стержня на фундамент. 

Расчет сплошного сжатого стержня колонны и сжатого сплошного стержня, 

входящего в состав сквозной конструкции (например, легкие фермы) производится 

одинаково. 

По статической схеме и характеру нагрузки колонны могут быть одноэтажными 

и многоэтажными; по типу сечений -  сплошными и сквозными. 

В основе расчетов на устойчивость идеальных упругих центрально сжатых 

стержней лежит формула Эйлера для определения критической силы Ncr 

                                          

2

2cr

ef

EI
N

l

π= ,                                                          (8.1) 

где  I – момент инерции поперечного сечения в плоскости наименьшей жесткости; 

lef – расчетная длина в той же плоскости. 

Современная методика проверки устойчивости реальных стержней учитывает: 

- наличие случайных эксцентриситетов, учитывающих 

e = i/20 + lef/750,    (где  i – радиус инерции сечения); 

работу материала за пределом упругости при малых и средних гибкостях. 

Эти особенности учтены в коэффициенте продольного изгиба φ, зависящего от 

максимальной условной гибкости 
maxλ  и типа сечения:  

( )f ,форма сеченияϕ λ= , y
R Eλ λ= , 

ef минl iλ = . 

8.2.  Основы компоновки стержня стальной колонны сплошного      

сечения 

Обычно сплошные сечения стержней колонны проектируют в виде широкопо-

лочных двутавров, прокатных или сварных. Сплошные сечения позволяют весьма про-

сто осуществлять примыкание сбоку пролетных конструкций. 

Однако в двутавровых сечениях при одинаковых расчетных длинах  (
ef ,x ef ,yl l= ) 

не выполняется условие равноустойчивости, т.к. как радиусы инерции в двух главных 

плоскостях существенно разнятся по величине: 0 43
x

i , h≈ ; 0 24yi , b≈ . Для обеспечения 

равноустойчивости необходим такой двутавр, у которого ширина полок примерно в два 
раза больше его высоты, что приводит к весьма глубоким, неудобным в конструктив-

ном отношении сечениям. Даже для двутавра, имеющего ширину полок, равную его 

высоте (прокатный широкополочный двутавр типа К или сварной двутавр), имеем:       
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ix ≈ 2iy . Таким образом,  двутавровое сечение, широко применяющееся для изготовле-

ния колонн, является существенно неравноустойчивым, имеющем запас устойчивости 

относительно оси х - х . Основное достоинство таких сечений – простота и надежность 

узлов примыкания пролетных конструкций. 

Автоматическая сварка обеспечивает весьма дешевый индустриальный способ 

изготовления сварных широкополочных двутавров для колонн. 

Различные типы открытых сечений сплошных стержней для центрально сжатых 

колонн имеют следующие формы, показанные на рис. 8.2. 

Различные типы замкнутых сечений для сплошных стержней центрально сжа-

тых стальных колонн имеют следующие формы, показанные на рис. 8.3. 

Преимуществом стержней замкнутого сечения для центрально сжатых колонн 

является их экономичность, равноустойчивость, компактность и обтекаемый внешний 

вид. 

 

 

 
 

Рис.8.1. Составные части центрально сжатой колонны 
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8.3. Основы конструктивного расчета стержня стальной центрально 

сжатой колонны сплошного сечения 

При подборе  поперечного сечения стержня колонны необходимо, кроме его 

общей устойчивости, обеспечить  местную устойчивость всех элементов сечения (стен-

ки, полки и др.) , простоту и надежность базы, оголовка и  узлов их  примыканий  к 

фундаменту и  вышерасположенным конструкциям. 

Имеются несколько вариантов алгоритмов расчета стержня сплошной колонны. 

Рассмотрим один из них для стержня с поперечным сечением в форме сварного 

двуатвра: 

1) Задаются типом сечения и материалом стержня колонны и назначают в пер-

вом приближении требуемую площадь поперечного сечения по формуле:  

                                       ( )1тр y c
А N Rϕ γ= ⋅ ⋅ ,                                                     (8.2) 

где  N −  расчетное  усилие  на стержень колонны; 

c
γ −  коэффициент условий работы стержня колонны (по табл. 1, [4]; 

1ϕ −  первоначально задаваемый коэффициент продольного изгиба цен-

трально сжатого стержня, определяемый  по табл. Д1[4] в зависимости от типа сечения 

(" а" , " b" , " с"  по табл. 7 [4]) и  1 1
/

y
R Eλ λ= ,  λ1 = 100 – 50; для предварительного 

назначения  λ1  можно воспользоваться следующими рекомендациями: 

1 100 70...λ =  при 1500 2500pN ...= кН, 5 6efH ...= м; 

1 70 50...λ =  при 2500 4000pN ...= кН, 5 6efH ...= м, 

Здесь:  Ry – расчетное сопротивление материала колонны. 

Полученная величина  Атр  является весьма приблизительной, т.к. получена на 

основании предварительно заданной гибкости колонны. 

Определяются  расчетные длины колонны: 

                                 
, ,;ef x x ef y yl l l lµ µ= = ,                                                  (8.3) 

где  l – длина колонны; 

μx , μy – коэффициенты расчетной длины, зависящие от условий закрепления 

концов колонны (см. рис. 8.8). 

2) Назначают габариты поперечного сечения b  и  h, а также толщины стенки и 

поясов, ориентируясь на величину Атр: 

(1 / 20 1 / 30)fb l= −  ;      
fb h≅ . 

Толщина поясов может быть получена из условия обеспечения их местной 

устойчивости (см. рис. 8.1): 

0 36 0 1
ef

f y

f

b
R E , ,

t
λ λ= ≤ + , где λ - максимальная условная гибкость колонны, 

откуда, принимая 1λ λ=  и  bf ≈ 2bef,  получим 

1

/

2(0,36 0,1 )

f y

f

b R E
t

λ
=

+
. 

Назначаемая толщина поясов должна соответствовать сортаменту листовой ста-

ли. 

Толщина стенки может быть получена из условия обеспечения её местной 

устойчивости 
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Рис.8.2. Типы открытых сплошных сечений  центрально сжатых колонн 

 

 
2

1 3 0 15 2

1 2 0 35 2 3 2
y

, , при ;h
R E

t , , , при ,

ω
ω

ω

λ λ
λ

λ λ
 + ≤= ≤ 

+ ≤ >
                   

где λ - максимальная условная гибкость колонны, 

откуда, принимая 1λ λ=  и  hω ≈ h, получим  

2

1 1

/ / /
или

1,3 0,15 1,2 0,35 2,3

y y y
h R E h R E h R E

t tω ωλ λ
= = ≥

+ +
. 

Назначаемая толщина стенки должна соответствовать сортаменту листовой ста-

ли. 

Принятые сечения поясов и стенки bf · tf  и  hω· tω  должны примерно обеспе-

чить требуемую площадь сечения колонны Атр. 
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Рис.8.3. Типы замкнутых сплошных сечений центрально сжатых колонн 

 

3) Определяют геометрические характеристики назначенного сечения: 

2 f fА b t h tω ω= ⋅ + ⋅ ;  
3 2/ 12 ( ) / 4

x f f f
I t h b t h tω ω ω= + + ;  

3 / 6
y f f

I t b= ; 

x x
i J A= ,    y y

i J A= ,   gmф = R5p,m ¡m ≤ g�⁄ ,  g�ф = R5p,� ¡� ≤ g�⁄ , 

где 180 60
u

λ α= −  - предельная гибкость колонны, изменяющаяся в 

зависимости от коэффициента нагруженности / ( ) 0,5y cN ARα ϕ γ= ≥  в пределах от 

150 до 120.  

Условные гибкости:  g̅m,ф = gmф��� ¢⁄ ;    g̅�,ф = g�ф��� ¢⁄ . 

4) В зависимости от максимальной величины условной гибкости по табл. Д.1 

[4] определяется фактический коэффициент продольного изгиба φ (тип сечения b). 

Возможно определение коэффициента φ по формуле (8) [4] 

                        £ф = ;0,5 g̅��⁄ = ∙ ¤f − qf� − 39,98 ∙ g̅��¥,                            (8.4) 

где  f = 9,87 ∙ ;1 − ? + : ∙ g̅�= + g̅��,     g̅� −  максимальная условная гибкость 

колонны из �g̅m,ф
g̅�,ф

. 
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Здесь −βα ,  коэффициенты по табл. 7 [4] в зависимости от типа сечения. 

5) Проверяют устойчивость колонны: 

                                                    G ;£ф ∙ Аф ∙ �� ∙ �z= ≤ 1⁄ .                                    (8.5) 

Если левая часть неравенства существенно меньше правой, то имеет место за-

вышение площади поперечного сечения и следует откорректировать сечение, уменьшая 

его. Эффективнее всего уменьшать сечение поясов. 

Если неравенство не выполняется, следует увеличить сечение, добиваясь  вы-

полнения условия устойчивости. 

После изменения сечения требуется снова определить все его необходимые гео-

метрические характеристики и новое значение коэффициента продольного изгиба  φ, а 
также проверить местную устойчивость элементов. 

Для сварных двутавров в практике проектирования оптимальным считают со-

блюдение указанных неравенств с точностью до 5%. 

 6) Если сечение колонны подобрано по предельной гибкости λu, то предельные 

значения  условной гибкости стенки 
иωλ  и поясов 

иf
λ   следует увеличить путем умно-

жения на коэффициент, равный  у
А R Nϕ ⋅ ⋅ , но не более, чем в 1,25 раза. 

7) Поясные швы, соединяющие пояса и стенку стержня, назначаются конструк-

тивно по табл. 38 [4]. 

8) При условной гибкости стенки 2 3,ωλ ≥  стенки колонн укрепляется попе-

речными ребрами жесткости, расположенными  с шагом  (2,5÷3,0) hω . Заметим, что эти 

ребра мало влияют на увеличение местной устойчивости стенки, а увеличивают кру-

тильную жесткость колонны в целом. 

 

Известно, что эффективное сечение двутавра должно иметь стенку минималь-

ной толщины, ограниченной требованием её местной устойчивости. В случае невыпол-

нения этого требования и желания оставить толщину стенки без изменения возможны 

два решения. 

Первое решение. Местная устойчивость стенки обеспечивается постановкой 

продольного ребра  жесткости (рис. 8.4). 

При этом, если продольное ребро парное (с двух сторон стенки), то предельное 

значение условной гибкости стенки ωλ  можно увеличить, умножив её на коэффициент  

                                ( ) ( )( )3 3
1 0 4 1 0 1

r r
, J h t , J h t ,ω ω ω ωβ = + ⋅ ⋅ − ⋅                                   (8.6) 

где  
r

J − момент инерции продольного ребра; 

должно также выполняться условие  ( )3 6rJ h tω ω⋅ ≤ . 

Продольные ребра жесткости следует включать в расчетное сечение колонны. 

Второе решение. Предполагается, что средняя часть стенки теряет местную 

устойчивость, и в работе остается новое (редуцированное) сечение, имеющее меньшую 

площадь Ad  (рис. 8.5)                                                   N6 = N − �S ∙ >ℎS − 2ℎ6).                                              (8.7) 
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Рис.8.4. Схема размещения продольного ребра на стенке 

 

 

 

 

 
 

Рис.8.5. К учету редуцированной площади сечения стержня колонны 
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8.4. Основы компоновки стальных стержней  сквозных центрально 

сжатых колонн 

Стержень сквозной колонны состоит из нескольких ветвей, соединенных решет-

ками (рис. 8.6). Решетки между ветвями обеспечивают их совместную работу и суще-

ственно влияют на устойчивость стержня в целом и его ветвей в отдельности. Решетка 
может быть безраскосной (из планок) и раскосной (из одиночных уголков). В сквозном 

стержне с двумя ветвями ось, пересекающая ветви, называется материальной, а ось, 

пересекающая решетки – свободной. В сквозном стержне с тремя и четырьмя ветвями 

все оси называют свободными. 

 
 

 

 

 
 

 

 

Рис.8.6. Типы сквозных сечений центрально сжатых колонн  
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Гибкости сквозного стержня, по которым определяют коэффициенты продоль-

ного изгиба, относительно материальной и свободных осей определяется по-разному: 

- относительно материальной оси х х−  гибкость определяют как для стержня 

сплошного сечения, т.е. 
х ef ,x xl iλ = ; 

- относительно свободных осей ( yy −  - при одной свободной или х х− , y y−  

- при двух свободных осях) гибкость определяют с учетом податливости решеток и 

называют ее приведенной гибкостью λef.  Чтобы не произошла потеря устойчивости 

ветви раньше, чем потеря устойчивости всего стержня относительно свободной оси 

следует принять g� > gв,  gв = Rв ¡в,⁄   g5p > g� = R5p,� ¡�⁄  − гибкость ветви относи-

тельно своей оси. 

Рассмотрим методику определения приведенной гибкости для сквозных стерж-

ней разных типов сечения. 

а)                                                                      б) 

  

 

Рис.8.7. Схема размещения решетки между ветвями: 

а) на планках; б) на раскосной решетке 
 

 

Рис.8.8. Схема продольного изгиба центрально сжатого стержня 

в зависимости от условий закрепления 
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Сквозной стержень на планках в двух параллельных плоскостях 

Приведенная гибкость определяется по формуле: 

2 2

ef y в
λ λ λ= +  при 5s

в в

J b

J l
≥   - по  СНиП II-23-81*, 

или   ( )2 20 82 1
ef y в

, nλ λ λ= + + ⋅   - по [4]                             (8.8) 

где    � = �вl ∙ T >�¦ ∙ Rв)⁄    по рис. 8.6 ÷ 8.9. 

1вJ − момент инерции ветви относительно оси 1-1 (рис. 8.6); 

b −  расстояние в осях ветвей; 

s
J −  момент инерции одной из вертикальных планок относительно оси, 

параллельной основной оси сечения, пересекающей планку (рис. 8.9); 

вl −  длина ветви между осями планок (рис. 8.9). 

 

Сквозной стержень на планках в 4-х плоскостях 

Приведенная гибкость определяется по формуле:  

      
1 2

2 2 2

ef макс в вλ λ λ λ= + +  по СНиП II-23-81*,                      (8.9) 

или     ( ) ( )
1 2

2 2 2

1 20 82 1 1
ef макс в в, n nλ λ λ λ = + + + +   по [4] ,        (8.10) 

Следует принять g5p > gмакс, а  gмакс > gв,макс. 

 

 
 

 

Рис.8.9. Схема компоновки планок 
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Рис.8.10. Расчетная схема планок 

 

 

где  максλ −  наибольшая гибкость стержня в целом в плоскости, перпендику-

лярной оси х х−  (
1λ ) или оси y y−  (

2λ );  т.е.�gl = R5p,m ¡m⁄
g� = R5p,� ¡�⁄ ; 

gвl, gв� −гибкость ветвей при изгибе в плоскостях, перпендикулярных 

осям 1 1−  и 2 2−  соответственно; 

( ) ( )
1 1 11 1в s вn J J b l= ⋅ ; ( ) ( )

2 2 22 2в s вn J J b l= ⋅ . 

Здесь: 

1в
J , 

2в
J −  моменты инерции ветвей относительно соответствующих осей 1 1−  и 2 2− ; 

1s
J , 

2sJ −  моменты инерции одной из планок, расположенных в плоскостях, перпенди-

кулярных осям 1 1−  и 2 2−  соответственно; 

1b , 
2b −  расстояния между осями ветвей; 

1в
l , 

2в
l −  длины ветвей между осями по соответствующим осям. 

Условная гибкость ветвей на участке между смежными планками ограничена  

величиной 1,4, т.е. 1 1,4вλ ≤ ; 2 1,4вλ ≤ .  В то же время эта гибкость не должна превы-

шать максимальную гибкость всего стержня (g̅l или g̅� ).  

 

Сквозной стержень с раскосной решеткой в двух плоскостях 

Приведенная гибкость определяется по формуле:  

                      
2

1ef у d
А Аλ λ α= + ⋅  ,                                          (8.11) 

где  ( )3 210 вd b lα = ⋅ ⋅   (см. рис. 8.7); 

       1d
А −  площадь сечения раскосов решетки в плоскости, перпендику-

лярной  оси 1 1− ; 

gу = R5p,� ¡�,⁄   R5p,� = R� ∙ §�. 

Сквозной стержень с раскосной решеткой в четырех плоскостях 

 Приведенная гибкость определяется по формуле: 

( )2

1 1 2 2ef макс d dА А Аλ λ α α= + + ⋅  ,                                     (8.12) 

где   ( )
1

3 2

1 1 110 вd b lα = ⋅ ⋅ ,   
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( )
2

3 2

2 2 210 вd b lα = ⋅ ⋅    по рис. 8.7; 8.6; 

1d
А , 2d

А −  площади сечений раскосных решеток соответственно в плос-

костях, перпендикулярных осям 1 1−  и 2 2− . 

Коэффициент продольного изгиба относительно свободных осей  φef  опреде-

ляется как функция 
ef

λ по табл. Д.1 [4], тип сечения b. 

При проверке гибкостей ветвей в сквозных стержнях с раскосными решетками 

по [4, п.7.2.3; п.7.2.4] следует использовать условные гибкости 
1в

λ , 
2в

λ , 
3в

λ , не превы-

шающие величин 2 7
uв

,λ ≤ и 
ef

λ . 

Проверка  общей устойчивости сквозного стержня выполняется по формуле: 

( ) 1
min y c

N A Rϕ γ⋅ ⋅ ⋅ ≤ ,                                        (8.13) 

где  φmin – минимальное (φx или  φef) значение коэффициента продольного из-
гиба. 

Примечание. 

Расчет сквозных стержней по вышеизложенной методике следует проводить со-

гласно п.7.2.2 [4] и п.7.1.10 [23] при числе панелей между узлами в ветвях nв = 6 - 8.  

При числе панелей nв < 6 допускается выполнять расчет по следующей схеме: 

- в стержнях с планками - как рамных систем; 

- в стержнях с раскосными решетками - согласно п. 7.2.5 [4] с заменой в формуле 

(8.13) 
yR  на 

1y yR Rϕ′ = ⋅ , 

где коэффициент устойчивости ветви:  

1 1 0,ϕ =  при 2 7в ,λ ≤ ;  

( )1 0 7 вf , lϕ = ⋅  при 3 2 4 1в, ,λ≤ ≤ . 

При бόльшем числе панелей (nв > 8) рассматривается устойчивость шарнирно 

опертого идеально упругого сквозного стежня, для которого коэффициент приведенной 

длины получен в следующем виде [23] 

§�∗ = q1 + ¨ ©ª«�v
�vª > §�,  (по рис. 8.8),  

где  η = δ / lb – угол сдвига, зависящий от типа соединительных элементов по 

табл.8 [23]. Тогда расчетная гибкость  gу∗ = §�∗ ∙ R�,� . 

При этом для стержней на планках при гибкости ветви gB > 40 в формулу для 

коэффициента <  ¨ >  табл. 8 [23] рекомендуется внести изменения следующего вида: 

− >1 + 2�) заменить на >1 :⁄ + 2�) при одной плоскости соединительных эле-

ментов (одна свободная ось); 

−  >1 + �)  заменить на >1 :⁄ + �) при двух плоскостях соединительных эле-

ментов (две оси свободные). 

Здесь : = 1 − 0,12£ ∙ g̅ ∙ T�, (£ − в зависимости от g5p). 

8.5. Алгоритмы подбора сечения стержня сквозной колонны 

8.5.1. Стержень на планках с одной свободной осью 

Расчет поперечного сечения стержня с одной материальной и одной свободной 

осями на планках (рис. 8.11,а) 

а) Расчет относительно материальной оси 

1) Определить расчетную длину стержня  
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 R5p,m = V ∙ §m, 

где H −  длина стержня; 

x
µ −  коэффициент приведения геометрической длины к расчетной в зависимо-

сти от условий  закрепления стержня по его концам (см. рис. 8.8). 

2) Задать гибкость стержня относительно оси х х−  в следующих пределах: 

1 1 60 90х зад .λ λ= = ÷  при ( )5 7H = ÷ м, 1500N ≤ кН; 

1 1 40 60х зад .λ λ= = ÷  при ( )5 7H = ÷ м, 1500 3000N< ≤ кН. 

 

 
 

Рис.8.11. Конструктивные схемы центрально сжатых колонн на планках: 

а) с одной свободной осью; б) с двумя свободными осями 

 

 

 

 
 

Рис.8.12. Конструктивные схемы центрально сжатых колонн с раскосной решеткой: 

а) с одной свободной осью; б) с двумя свободными осями 
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3) По заданной гибкости 
1 1х зад .λ λ=   по табл. Д1 [4] или по формуле (8) [4] опре-

делить коэффициент 
1х

ϕ ,  используя условную гибкость  

1 1зад. зад. y
R Eλ λ= ⋅ . 

4) Определить требуемую площадь поперечного сечения: 

                                                  ( )
1тр x y cА N Rϕ γ= ⋅ ⋅ ,                                             (8.14) 

где  N −  расчетное сочетание усилий на колонну. 

5) По величине 
трА  в соответствии с выбранным сортаментом и количеством 

ветвей (в данном случае две ветви) выбрать профиль с параметрами:  

1 2ф , трА А /≅ − фактическая площадь сечения ветви; 

1x ,ф ,i − фактический радиус инерции ветви и всего сечения относительно матери-

альной оси сечения х х− ; 

6) Уточнить гибкость стержня относительно материальной оси 

1 1х ,ф , ef ,x x ,ф .l iλ = ≤ λu;  1 1х ,ф. х ,ф. y
R Eλ λ= ⋅ . 

7) Уточнить коэффициент продольного изгиба 
х ,фϕ  по табл. Д1 [4] или по фор-

муле (8) [4] по величине условной гибкости 
1х ,ф ,

λ . 

8) Проверить устойивость стержня колонны относительно материальной  оси: 

                                          ( )12 1х ,ф ф . y c
N A Rϕ γ⋅ ⋅ ⋅ ≤  .                                    (8.15) 

Условие проверки устойчивости должно быть выполнено с учетом экономично-

сти. Так как ветви выполняются из прокатных профилей, то следует назначать их ми-

нимальное сечение, обеспечивающее устойчивость стержня относительно материаль-

ной оси. При уменьшении сечения ветви на один шаг сортамента условие устойчивости 

выполняться не должно. 

б) Расчет относительно  свободной оси 

Прямой расчет относительно свободной оси невозможен, так как многие форму-

лы связаны с неизвестным расстоянием b  между ветвями. 

Рассмотрим расчет методом последовательных приближений по следующему 

алгоритму для частного случая: 

1) Определить расчетную длину стержня относительно свободной оси  

ef ,у yl H µ= . 

Чаще всего 
y xµ µ= . 

2) Задать величину расстояния между ветвями в пределах: 

( )1

1 1
2 100 150

20 30
з , f

b H b
 = ÷ ≥ + ÷ 
 

мм, 

где  
fb − ширина полки швеллера или половина ширины полки двутавра, приня-

тых для ветви; 

( )100 150a = ÷ мм – величина технологического зазора между ветвями (см. 

рис. 8.6). 

3) Вычислить в первом приближении параметр n :  

                                 �l = ;�в,l�l ∙ Tз,l= ;�¦,з ∙ Rв,з=i                                       (8.16) 

где  �в,l�l − момент инерции сечения ветви относительно собственной оси 1 1− ; 
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 Rв,з = Н �в⁄ − длина ветвей между осями планок, где 6вn ≥ −  число участ-

ков ветвей между планками; �¦,з −момент инерции поперечного сечения планки в вертикальном положе-
нии относительно центральной горизонтальной оси, параллельной оси 

y y−  сечения стержня колонны; 

Tз,l − задаваемое расстояние между ветвями в осях. �¦,з = �¦,з ∙ �¦,з
 12⁄  ,                                        (8.17) 

где  �¦,з = >6 + 12)мм – задаваемая толщина планки; 

       �¦,з = >0,5 + 0,75) ∙ Tз,l, �¦,з ≤ 30�¦,з. 

4) Определить в первом приближении гибкость стержня относительно оси 
y y−  

1y , ef ,y yl iλ = , 

где  y y
i J A= −радиус инерции поперечного сечения стержня относительно 

оси y y− . 

Здесь: 2 вA A= −полная площадь сечения, полученная из расчета относительно 

материальной оси. 

                        ( )2

1 1 1
2 2у o , в з .

J J A b−
 = + ⋅ −
 

 ,                          (8.18) 

момент инерции сечения стержня относительно оси y y− в первом приближении. 

5) Вычислить в первом приближении приведенную гибкость сквозного стержня 

относительно свободной оси по формуле: 

                                        ( )
1 1

2 2

1 10 82 1ef , у в, nλ λ λ= + + ⋅  ,                              (8.19) 

где  
1в

λ −  гибкость ветви на участке между осями планок в первом приближе-

нии; 
1 1 1 1 40в в з в ,l iλ −= ≤ , где 

1 1в ,i − − по сортаменту для сечения ветви. 

6) Обеспечить гибкость  ветви между планками, не превышающую гибкость все-

го стержня  
1в efλ λ< . 

7) По возможности обеспечить условие равноустойчивости стержня колонны 

относительно обеих осей х х−  и y y− , т.е. 
1ef , xλ λ≈ , 

где    
x ef ,x xl iλ = ;  λef,1 – см. формулу (8.19). 

Если  λef,1  > λx, то следует увеличить расстояние между ветвями b ; если          

λef,1  < λx, то следует уменьшить расстояние между ветвями b, следя, чтобы расстояние 

между полками ветвей в свету было не менее 100 мм (для возможности ухода за внут-

ренней поверхностью ветвей колонны). 

8) Найти коэффициент продольного изгиба ( )1 1ef , ef ,
fϕ λ=  по табл. Д.1 [4] или 

по формуле (8) [4]. 

9) Проверить устойчивость стержня колонны относительно свободной оси  

                                                ( )1 1
ef , ф y c

N A Rϕ γ⋅ ⋅ ⋅ ≤                                       (8.20) 

Как и при проверке устойчивости относительно материальной оси, левая часть 

условия (8.20) должна быть как можно ближе к единице, но при том условии, что  рас-

стояние между полками ветвей в свету будет более 100 мм. В противном случае не 

удастся выполнить сечение колонны равноустойчивым. 

Увеличение расстояния между планками поднимет гибкость ветвей и приведен-

ную гибкость колонны, но эффект от этого мероприятия незначителен. 
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8.5.2. Стержень на планках с двумя свободными осями (рис. 8.11,б) 

Расчет стержня с двумя свободными осями также целесообразно вести ме-

тодом последовательных приближений, задаваясь расстояниями между ветвями 

з .х з .уb , b .  

При  lef,x ≠ lef,y   з .х з .уb b≠ , т.е. при разных расчетных длинах разными будут 

и расстояния между ветвями. 

Рассмотрим алгоритм расчета сквозного стержня для случая 
з .х з .уb b= , 

ef ,x ef ,yl l= , 
ef ,x ef ,yλ λ= . 

Первоначально задаемся гибкостями  ( зλ )  колонны: 

60 90ef ,зλ = ÷  при ( )5 7Н = ÷  м, 1500N ≤  кН; 

40 60ef ,зλ = ÷  при ( )5 7Н = ÷  м, 3000N ≤  кН.  

1) Определим в первом приближении требуемую площадь поперечного сечения 

сквозного стержня с двумя свободными осями на планках с учетом коэффициента про-

дольного изгиба 1ef ,ϕ  , определяемого по табл. Д.1 [4] или по формуле (8)  [4]: 

( )1 1тр . ef , y cА N Rϕ γ= ⋅ ⋅ , 

где  N −  расчетное усилие в колонне. 

2) Полученную требуемую площадь всего поперечного сечения следует поровну 

распределить на 4 стойки сквозного сечения с требуемой площадью сечения одной 

стойки  

1 4тр
ст тр .А А= . 

3) В соответствующем сортаменте по тр
стА  выбирается  в зависимости от типа 

сечения (уголок равнополочный, гнутосварной квадратный профиль, круглая труба) 

соответствующий профиль с  геометрическими характеристиками факт тр
ст стА А≈ ; 

1 2в , в , вi i i= = ; 1 2в , в , вJ J J= = . 

4) Задаём длины ветвей относительно оси х х−  и y y− : 

в ,х в ,у ef ,x ,y в в вl l l n iλ= = ≤ ⋅  , 

где  nв = 6 – 8 (для расчета по традиционной методике)  - число панелей между 

осями планок в пределах одной ветви,  1 2 40в в , в ,λ λ λ= = ≤ . 

5) Определим параметр  1 2п п п= =               ( ) ( )в s з .х ,у в ,х ,уп J J b l= . 

Здесь момент инерции планки Js  при заданном значении з .х ,уb будет определять-

ся по формуле: 
3 12s s sJ t d ,= ⋅     ( )0 5 0 75s з .х ,уd , , b= ÷ ⋅ . 

6) Определим приведенную гибкость по формуле (13) [4], которая с учетом  

1 2в в , в ,λ λ λ= = ; 1 2п п п= = ; 1 2в в , в ,J J J= = ;  1 2в , в , вλ λ λ= = ; 1 2s , s , sJ J J= =  будет 

иметь вид: 

       ( ) ( )
1 2

2 2 2
1 20 82 1 0 82 1ef max в в, n , пλ λ λ λ= + + ⋅ + + =  

( )
1

2 2
1 64 1макс , в, nλ λ= + + ⋅  

u
λ≤ ,                               (8.21) 
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где  g5p > g��m ,  
х ef ,x xl iλ = , 

y ef ,y yl iλ =  - в частном случае, g��m > ­gmg�  . 

Радиусы инерции сечения 
x

i  и 
yi  определяются через моменты инерции: 

4 4

y yx x
x y

ст cт

JJ
i i

A A

−−= = = , 

где  
cтA − площадь сечения одной ветви; 

( )2

2 4х х у у o ,x ст з .х ,уJ J J A b /− −
 = = + ⋅  

 - момент инерции всего сечения. 

При этом для обеспечения устойчивости  ветвей между планками следует обес-

печивать условие   
макс вλ λ> . 

7) По вычисленной приведенной гибкости 
efλ  по формуле (8.19) находим 

условную приведенную гибкость  
ef

λ  и коэффициент продольного изгиба 
efϕ  по табл. 

Д.1 или по формуле (8) [4]. 

8) Проверим устойчивость сквозного стержня  

                                                ( ) 1ef ф y cN А Rϕ ⋅ ⋅ ⋅ γ ≤  ,                                        (8.22) 

где   4 ф
ф стА А= . 

Примечания. 

1) Если при проверке устойчивости по формуле (8.22) значение левой части 

окажется существенно меньше единицы (правой части), то следует или повторить рас-

чет, уменьшая з .х ,уb , сохраняя при этом зазор в свету между стойками в пределах 

( )100 150а = ÷ мм, или уменьшить площадь сечения стоек и далее продолжить расчет.  

2) Если значение левой части формулы (8.22) окажется больше единицы (правой 

части), что недопустимо, то следует или увеличить з .х ,уb , или увеличить площадь се-

чения стоек и далее повторить расчет. 

3) Корректировку приведенной гибкости efλ  можно одновременно проводить за 

счет изменения длин ветвей ef ,x ef ,y вl H nλ = = , увеличивая или уменьшая число па-

нелей  между узлами решетки с учетом того, что при 6вп <  и  nв > 8  нужно изменить 

расчетную схему стержня (см. п. 8.4, Примечания). 

4) Допустимым будет решение с такими значениями з .х ,уb  или площадью сече-

ния стоек ( )стА , когда левая часть в формуле (8.22) будет меньше единицы (правой 

части) в пределах 5%. 

8.5.3. Стержень с раскосной решеткой и с одной свободной осью           

(рис. 8.12,а). 

а) расчет относительно материальной оси 

Расчет аналогичен расчету сквозного стержня относительно материальной оси 

на планках. 

б) расчет относительно свободной оси 

Приведенная гибкость относительно свободной оси, определяемая формулой 

(8.10), будет в первом приближении иметь вид:  

                                                   
1 1

2
1 1ef , y d

А Аλ λ α= + ⋅ ,                                     (8.23) 

где   ( )3 2
1 110 зад .,у в ,уd b lα = ⋅ ⋅ ; 



151 

 

А − площадь поперечного сечения стержня из расчета относительно мате-

риальной оси х х− . 

Из условия равноустойчивости стержня ( )ef xλ λ≈  найдем 
1yλ : 

1 1

2
1y x d
А Аλ λ α= − ⋅ . 

Для обеспечения устойчивости ветвей между узлами крепления элементов ре-

шетки следует контролировать условия: 

1 1у вλ λ> ,   
1 1

80в в ,y вl iλ = ≤ , 

где   
1в

i −  радиус инерции одной ветви относительно оси 1 1− . 

( )
1 1d d d y cА N Rϕ γ= ⋅ ⋅ − площадь поперечного сечения одного элемента 

раскоса решетки,  

где  
1

1

2 2

ficfic
d

з.у

QQ d
N sin

b
α 

= = ⋅ 
 

 по рис. 8.7;  

    
6

1

7 15 10 2330fic
y

E N
Q ,

R φ
−  

= ⋅ − ⋅  
 

   .                           (8.24) 

В формуле для ( )
11fic yQ fϕ λ= - коэффициент продольного изгиба сквозного 

стержня относительно свободной оси зависит от ficQ  через 
1dА  Таким образом, прямым 

решением площадь раскоса найти невозможно. 

По рекомендации [7] в первом приближении величину Qfic  допускается принять 

по табл. 1 в зависимости от принятой стали; здесь А (см2).  

Табл. 1 

Сталь С235 С255 С285 С390 С440 С590 

ficQ  (кН)  0,2·А 0,3·А 0,4·А 0,5·А 0,6·А 0,7·А 

 

Для сталей, не вошедших в табл. 1,  значения  Qfic  допускается принимать по 

линейной интерполяции. 

С учетом принятых предпосылок порядок расчета относительно одной свобод-

ной оси сквозного стержня с раскосной решеткой может быть следующий: 

1) Задать расстояние между ветвями  

. (1 / 20 1 / 30)з yb H= − . 

2) Задать длину ветви относительно свободной оси  

, /в y вl H n≤ , 

где  6 8вn = − (для расчетов по традиционной методике) - число панелей ветвей 

по длине стержня. 

3) Определить длину раскоса решетки: угол наклона раскоса назначается в пре-

делах α = 35 - 55°. 
2 2

1 з .у в . y
d b l= +  , 

3) Задать величину 
ficQ  по табл. 1. 

4) Определить усилие в одном раскосе решетки 

1 1
2

fic

d з .у

Q
N d b= ⋅ . 
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5) Определить площадь сечения раскоса в первом приближении по формуле, за-

даваясь коэффициентом продольного изгиба 0 7 0 8
d

, ,ϕ = ÷ : 

( )
1 1d d d y c

А N Rϕ γ= ⋅ ⋅ ,  где  γс = 0,75 (одиночный уголок). 

6) По сортаменту по 
1dА  выбрать равнополочный уголок с площадью попереч-

ного сечения 
1 1,d ф d

А А≈  и радиусами  инерции 
1x y di i i= = . 

7) Определить гибкости раскоса 
1 11d dd iλ =  , 1 1

/
d d y

R Eλ λ=  и коэффициент 

продольного изгиба 
1dϕ   по по табл. Д1 [4]  или по  формуле (8) [4]. 

8) Проверить  устойчивость раскоса решетки  

( )
1 1 1

1
,d d d ф y cN А Rϕ γ⋅ ⋅ ⋅ ≤ , 

9) Определить приведенную гибкость стержня колонны относительно свободной 

оси у у−  по формуле (8.23) и коэффициент продольного изгиба ( )
1 1ef effϕ λ=  по табл. 

Д.1 [4] или по формуле (8) [4], обеспечивая условия: 

1 1y вλ λ>  и 
1ef xλ λ≈ . 

10) Проверить общую устойчивость стержня относительно свободной оси 

                                 ( )
1

1ef ф y cN А Rϕ γ⋅ ⋅ ⋅ ≤ ,   £5p® = ¯;g̅5p,®=                      (8.25) 

11) Откорректировать условие (8.25): 

- если левая часть выражения (8.25) окажется существенно меньше единицы 

(правой части), то необходимо уменьшить параметр 
з .х ,уb  и весь расчет повторить, 

начиная с п. № 3; 

- если левая часть выражения (8.25) получится больше единицы (правой части), 

что не допустимо, то следует увеличить параметр 
з .х ,уb  и также повторить весь расчет, 

начиная с п. № 3; 

- корректировку приведенной гибкости 
ef ,iλ  можно одновременно проводить за 

счет изменения длин ветвей 
в ,y вl H n= , увеличивая или уменьшая число ( 6вп > ) 

участков ветвей между узлами решетки, с учетом (при 6вп < ) изменения расчетной 

схемы (п. 8.4, Приложение). 

- допустимым будет решение с таким значением неравенства (8.25),  когда левая 

часть его будет меньше единицы в пределах 5 - 7%. 

8.5.4. Стержень с раскосной решеткой и с двумя свободными осями 

(рис. 8.12,б) 
Приведенная гибкость сквозного стержня с раскосной решеткой в 4-х плос-

костях в общем виде выражается формулой 

                                  ( )
1 2

2

1 2ef маx d d
А А Аλ λ α α= + + ⋅                                        (8.26) 

и зависит от нескольких взаимно связанных параметров: з .хb , 
з .уb , 

ef ,хl , 
ef ,yl , максλ , 

ficQ . 

Поэтому, как и в вариантах 2 и 3, целесообразно использовать способ последо-

вательных приближений, задаваясь указанными параметрами. 

Ниже рассмотрен частный случай алгоритма расчета сквозного стержня с двумя 

свободными осями на раскосной решетке при следующих значениях параметров: 

з .хb =
з .уb = з .х ,уb ;  

ef ,хl = ef ,yl = ef ,х ,yl ; маx
λ = наибольшее значение из двух ( хλ  

или 
уλ ). 
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Ниже рассмотрен вариант с максλ = хλ
уλ= . 

С учетом выше сказанного порядок  расчета имеет следующую последователь-

ность: 

1) Задать в первом приближении приведенную гибкость 
1ef ,λ  по рекомендации 

[7]: 

1 60 90ef ,λ = ÷  при ( )5 7Н = ÷  м, 1500N ≤  кН; 

1 40 60ef , .λ = ÷  при ( )5 7Н = ÷  м, 3000N ≤  кН. 

2) По 
1ef ,λ  определить коэффициент продольного изгиба 

1ef ,ϕ (по табл. Д1 [4] или 

по формуле 8[4]. 

3) Определить в первом приближении требуемую площадь сечения сквозного 

стержня  

( )1 1тр . ef , y c
А N Rϕ γ= ⋅ ⋅ . 

4) Распределить 
1тр .А  на четыре стойки  

1 4тр .ст тр .А А= . 

5) По 
тр .стА  выбрать в зависимости от типа сечения (равнополочный уголок,  

замкнутый квадратный профиль  или круглая труба) соответствующий профиль  с пло-

щадью 
ф .ст тр .стА А≈ ,  

ст ,х ст ,у стi i i= = . 

6) Задать расстояние между ветвями  з .хb =
з .уb = 1 20 1 30з .х ,уb ( / / )Н= − . 

7) Задать длину ветвей сквозного стержня между узлами решеток 

в ,х ,у вl Н n≤ ,  где  nв = 6 – 8  - число участков ветвей по высоте стержня.  

8) Определить длину раскоса решетки 

2 2

1 з .х ,у в ,х ,у
d b l= +  , обеспечивая  угол между ветвями и примыкающими к ним 

раскосами в пределах 35 55α = − ° . 

9) Задать величину 
ficQ  по табл. 1. 

10) Определить усилие в раскосе решетки  
1 1

2

fic

d з .х ,у

Q
N d b= ⋅ . 

11) Определить требуемую площадь сечения раскоса  

( )
1 1d ,тр d d y c

А N Rϕ γ= ⋅ ⋅ , 

где  0 7 0 8
d

, ,ϕ = ÷ − задаваемый коэффициент продольного изгиба сжа-

того раскоса; γс = 0,75. 

12) По сортаменту в соответствии 
1d ,трА  выбрать равнополочный уголок с фак-

тической площадью сечения 
1 1,d ф d ,трА А≈  и радиусом инерции 

1min di i= . 

13) Определить гибкости раскоса 
1 1d mind iλ = ,  1 1

/
d d y

R Eλ λ=  и коэффициент 

продольного изгиба  
1dϕ  по табл. Д1 [4] как для сплошного сечения. 

14) Проверить  устойчивость раскоса решетки  

                                          ( )
1 1 1

1
,d d d ф y cN А Rϕ γ⋅ ⋅ ⋅ ≤ ,                                         (8.27) 

где  0 75с ,γ = − коэффициент условия работы раскоса из одиночного уголка. 
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15) Уточнить приведенные гибкостьи 
2efλ и  

2ef
λ  стержня колонны относительно 

свободных осей х х−  и у у−  по формуле (8.26),  обеспечивая условия: вмакс λλ >  и 

80≤вλ , или по [4] 7,2≤= ERyвв λλ . 

16) По  
2ef

λ  вычислить коэффициент продольного изгиба 
2ef ,ϕ  по табл. Д.1 [4]. 

17) Проверить  устойчивость сквозного стержня относительно свободных осей  

                                          ( )
2

1ef ф y cN А Rϕ γ⋅ ⋅ ⋅ ≤                                           (8.28) 

где  4ф ф .стA A= − фактическая площадь колонны из четырех ветвей. 

18) Откорректировать условие (8.28) : 

- если левая часть выражения (8.28) окажется существенно меньше единицы 

(правой части), то необходимо уменьшить параметр 
з .х ,уb  и весь расчет повторить, 

начиная с п. № 8, сохраняя минимальный зазор между стойками в пределах 100÷150 

мм; 

- если левая часть выражения (8.28) получится больше единицы (правой части), 

что не допускается по нормам, то следует увеличить параметр 
з .х ,уb  и также повторить 

весь расчет, начиная с п. № 8; 

- корректировку приведенной гибкости 
2ef ,λ  можно одновременно проводить за 

счет изменения длины ветвей в вl H / n= , увеличивая или уменьшая число панелей вет-

вей ( 6вп > ) между узлами решетки с учетом того, что при 6вп <  нужно изменить 

расчетную  схему (см. р. 8.4, Примечание); 

- допустимым будет решение с таким значением неравенства (8.28),  когда левая 

часть его будет меньше единицы в пределах 5-7%. 

8.6. Основы компоновки и расчетов соединительной решетки     

сквозного стержня колонны 
а) Соединительные решетки на планках 

Фрагмент размещения планок на ветвях сквозного сечения приведен на рис. 8.9. 

После окончательного расчета стержня следует уточнить компоновочные пара-

метры планок: 

- толщину планок 6 12s ,фt≤ ≤ мм; 

- высоту планок ( )0 5 0 75s фd , , b= ÷ , 

где  
фb − фактическое расстояние в осях ветвей стержня, т.е. 

ф з .,кb b= ; 

з .,кb − вариативный параметр ширины сечения для обеспечения условия устой-

чивости сквозного стержня колонны относительно свободной (свободных) оси (осей) с 

минимальным запасом. 

При этом следует выполнить условие: 

30s ,ф s ,фd t ≤ ;  50s ,ф s ,фb t ≤ .  Здесь    T¦,ф = Tкф − ;Tp − 30= ∙ 2  мм, где         

30 мм – величина нахлеста планки на ветвь стержня. 

После компоновки параметров планок следует проверить их на прочность. Рас-

четная схема планок приведена на рис. 8.10. 

При одинаковых расстояниях между планками и их одинаковой  жесткости при-

ближенно принимают [4], что нулевые точки эпюр изгибающих моментов расположены 

в середине планок по их длине и по середине расстояния между планками в ветвях 

стержня колонны. При этом в нулевых точках действуют поперечные силы, возникаю-

щие от изгиба стержня, которые поровну распределяются между ветвями. 



155 

 

В нормах [4] для расчета планок, отвечающих условиям, указанным выше, дана 

формула условной поперечной силы (8.24). 

Из условия равновесия ветвей и планок 

2
4

fic

в s

Q
l F b⋅ = ⋅  

можно получить величины поперечной силы и изгибающего момента, действующих на 
одну планку: 

2

fic в

s

Q l
F

b

⋅
= −

⋅
 поперечная сила, действующая на планку; 

4

fic в

s

Q l
M

⋅
= − изгибающий момент. 

Условие прочности планки будет иметь вид (как изгибаемого элемента 1 клас-

са): 

2 1 15
red s s y c

, Rσ σ τ γ= + ≤ ⋅ ⋅  или  20 87
1s s

y c

,

R
σ τ

γ
⋅ + ≤

⋅
,    

 где   
s s s

M W ,σ =    

2

6

s s
s

t d
W ,

⋅=     s
s

s

F
,

A
τ =      

s s s
A t d= ⋅ , 

 −15,1  коэффициент учета возможности развития пластических деформа-

ций при статической работе стержня колонны. 

Прочность сварных угловых швов, соединяющих планки с ветвями, проверяют 

по формулам: 

o456,Sp>P) = q oSp>P)` °� + ±oSp>P)t ²� ≤ 1,15�Sp>P) ∙ �z- по металлу шва или по 

металлу границы сплавления;  

                                                                                              

здесь:  ( )
M

, f ( z )f z
M W ,ωωτ =    ( )

Q s

f z

, f ( z )

F
,

A
ω

ω

τ =    

2

6

f ( z ) f

, f ( z )

k l
W ,

ω
ω

β ⋅ ⋅
=    

s
l dω = − при выведении сварного шва на торцы планок; 

10
s

l dω = − мм, если шов не выводится на торцы планок;  

, f ( z ) f ( z ) fA k lω ωβ= ⋅ ⋅ . 

Значения всех вышеприведенных параметров при расчете угловых швов приве-

дены в главе 4 настоящего пособия. 

б) Соединения ветвей на раскосной решетке 

Схема размещения раскосной решетки между ветвями приведена на рис. 8.7. 

Здесь также, как и в варианте с планками, следует после завершения расчета стержня 

на устойчивость выполнить окончательную проверку устойчивости раскосной решетки, 

если в ее геометрию внесены изменения. 

Тогда будем иметь: 

2

fic ,ф

d ,ф

Q d
N

b
= ⋅ −  расчетное усилие в раскосе, 

где   
6

1

7 15 10 2330
fic ,ф

y ,ф

NЕ
Q ,

R ϕ
−  

= ⋅ − ⋅  
 

,  здесь N = Nd,ф , 

 ( )1,ф y ,ф
fϕ λ= , у ,факт у ,ф y

R Eλ λ= ⋅ , 
у ef ,y yl iλ = ,   

ef ,y yl H µ= ⋅ . 
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Устойчивость раскоса проверяется по формуле: 

( ) 1
d ,ф d d ,ф y c

N А Rϕ γ⋅ ⋅ ⋅ ≤ . 

где  ( )d d
fϕ λ= ,  

d d d
l iλ =  или по [4]: ( )d d

fϕ λ= ,  ERydd λλ = . 

Сечение стойки в раскосной решетке можно принять по предельной гибкости  

120
u

λ =  по табл. 32 [4]: стl b≅ , 120ст ,тр cтi l= . 

По 
ст ,трi  из сортамента примем требуемый равнополочный  уголок.  

Узел крепления элементов решетки к ветвям показан на рис. 8.13. 

Суммарная длина угловых швов ( lω ), прикрепляющих элемент, определится 

из условия прочности: G6,ф ≤ :p>P) ∙ xp ∙ ∑ RS ∙ �S,p>P) ∙ �z , 

 

откуда суммарная длина швов  ∑ RS ≥ G6,ф ;:p>P) ∙ xp ∙ �S,p>P) ∙ �z=⁄ , 

которую следует распределить на обушок и перо: 0 7обl , lω ω=  , 0 3nl , lω ω=  . 

При необходимости в узлы вводят фасонки. Центрирование осей раскосов ре-

шетки для упрощения изготовления выполняют на обушок ветви. 

 

 
Рис.8.13. Узел №1 (см. рис. 8.12,б): компоновка узлов раскосной решетки (вид изнутри) 

 

 

8.7. Основы компоновки и приближенного расчета баз центрально 

сжатых колонн 

а) Типы и особенности конструкций баз центрально сжатых колонн 

По конструктивному решению базы проектируют шарнирными (безмоментны-

ми) или жесткими (моментными). Тип базы зависит от принятой расчетной схемы ко-

лонны. Такое деление имеет достаточно условный характер, т.к. шарнирная база может 
воспрнинимать небольшие моменты, а жесткая база не может обеспечить идеальное 
защемление колонны. 

Конструктивные  схемы шарнирных (безмоментных) баз показаны на рис. 8.14. 

Конструктивная схема жесткой (моментной) базы приведена на рис. 8.15. 
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Рис.8.14. Безмоментные базы сплошных колонн: 

а) с траверсами; б) без траверс 

 

 
 

Рис.8.14. в) Безмоментная  база для сквозной колонны 

 

 
 

Рис.8.15. Моментная  база для сплошной колонны 
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Рис.8.16.  Габаритные размеры оголовка фундамента  

и плиты базы в плане (к расчету Rb,lok) 

 

 
 

Рис.8.17. Расчетные участки плиты базы 

 

б) Основы приближенного расчета элементов базы 

 центрально сжатой колонны с траверсами (рис. 8.16, 8.17) 

Площадь плиты базы в плане определяется из условия работы бетона оголовка 

фундамента на локальное смятие (рис. 8.16), [13]. При этом предполагается, что напря-

жения в бетоне под плитой распределяются равномерно. 

Здесь 
b ,lokА  - площадь плиты базы,  

b ,lokА B L= × , 
b ,lok b ,максА A<  

в ,максА −  площадь верхнего обреза (оголовка) фундамента. 

Из граничного условия ПС-I по [13, п.7.28]: 

b ,lok b ,lokN R Aψ≤ ⋅ ⋅  

требуемая площадь опорной плиты  

Апл.тр = ( )
lokblokb RNА ,, ⋅≥ ψ , 

где N −  расчетное усилие в колонне; 

ψ − коэффициент, зависящий от характера распределения напряжений под 

плитой базы;  при равномерном распределении напряжений 1ψ = , при неравномерном 

- 0 75,ψ = ; 

Апл.тр = −lokbА ,
 требуемая площадь плиты, равная площади приложения 

сжимающей силы (площадь смятия); 
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bвlokb RR ⋅= ϕ,  -  расчетное сопротивление бетона сжатию при местном дей-

ствии сжимающей силы (локальное смятие); 

здесь:  
locb

максb

b
А

А

,

,
8,0=ϕ , но принимаемый не более 2,5 и не менее 1; 

максbA , - площадь бетона верхнего обреза  фундамента; 

b
R  - расчетное сопротивление бетона осевому сжатию;  величины 

b
R  для 

бетона распостраненных классов прочности приведены в табл. 2 в зависимости от клас-

са бетона < B >: 

Табл. 2 

 Класс прочности бетона 

В10 В15 В20 В25 В30 

Rb (Мпа) 6,0 8,5 11,5 14,5 17,0 

Через нормативные параметры имеем: 

в в ,п вR R γ= ; 

1 3в ,γ = − для предельных состояний первой группы (ПС-I) при сжатии; 

1 0в ,γ = − для предельных состояний второй группы (ПС-II) по несущей способ-

ности; 

( )0 77 0 001 0 72в ,п B B BR R , , R , R= − ≥ − нормативное сопротивление бетона осе-

вому сжатию (призменная прочность бетона); 

B
R − сопротивление бетона, численно равное классу < B > по прочности на сжа-

тие. 

Длина и ширина плиты B  и L  определяются из следующих условий (см. рис. 

8.16): 

−++= сtbB тр 22  ширина плиты;  −= BАL трпл . длина плиты. 

Окончательные размеры плиты в плане назначаются с учетом возможности раз-
мещения анкерных болтов и минимальной величины свеса плиты с ≥ 50 мм. 

Толщина плиты определяется из условия  работы ее на изгиб на отдельных 

участках между закрепленными сторонами (рис. 8.17). Для участков «1», «2», «3»  (рис. 

8.17) используют формулы (101 - 104)  [4]. 

Участок «1», консольный:  
2

1 0 5М , qc= . 

Участок «2», плита оперта на три стороны:  
2

132 dqМ ⋅⋅= α , 

где d1 = b – длина свободной стороны участка; α3 – коэффициент, прини-

маемый по табл. Е.2 [4] в зависимости от отношения длины стороны, перпендикуляр-

ной свободной стороне, к длине свободной стороны  a1/d1 = d/b; 

при a1/d1 = d/b <0,5 закрепления коротких сторон практически не влияют 
на величину момента в средней (по длине свободной стороны) зоне участка, поэтому 

эта зона рассматривается как консольная с вылетом a1 = d, следовательно 
22

12 5,05,0 qdqaМ == . 

Участок «3», плита оперта на четыре стороны:   
2 2

3 1 3 2;
a b

M qa M qaα α= =  - моменты в направлении короткой стороны  a  и 

длинной стороны  b соответственно; α1 и α2 – коэффициенты, принимаемые по табл. 

Е.2 [4] в зависимости от отношения длинной стороны к короткой  b/a = hω /((b - tω)/2).  



160 

 

Здесь во всех формулах −q расчетное реактивное давление фундамента на по-

лосу плиты шириной 1 см, численно равное среднему напряжению под плитой             

σф = N/(B·L). 

По наибольшему изгибающему моменту из полученных 1М , 2М , 3М  прини-

мается расчетный ( расчМ ) для определения толщины плиты из граничного условия 

ПС-I:  

cyплрасч RWМ γ⋅⋅≤ ,   ,
6

1
2

пл
пл

t
W

⋅=  откуда получим  
cy

расч

пл
R

M
t

γ⋅
≥

6
, 

где  γс = 1,1 – 1,2 в зависимости от толщины плиты. 

Толщина  плиты после расчета принимается с учетом сортамента листовой стали 

в пределах 4020 ≤≤ плt  мм.  Если по расчету плt  окажется больше 40 мм, то следует 

уменьшить изгибающий момент на расчетном участке плиты путем введения дополни-

тельного ребра жесткости, разделяющего участок на два меньших размеров. 

 Примечание. При компоновке схемы опирания стержня колонны и траверс на 

плиту следует избегать резких отличий в величинах моментов , , , изменяя 

расчетные схемы участков: «1», «2», «3». 

Толщина и высота траверс определяется из следующих соображений: 

- толщину траверс рекомендуется принимать при компоновке базы в преде-

лах 1410 ÷=трt мм, а потом уточнять расчетом, рассматривая траверсу  как балку с 

двумя консолями; 

- высоту траверс определяют длиной сварных швов, прикрепляющих их к 

стержню колонны; при четырех швах (рис. 8.17) получим (в запас) 

( ) ( )

1 85
4

тр f f

f f z f z

N
h см k

k Rω

β
β

≥ + ≤ . 

При  hтр > 85βfkf  следует увеличить до приемлемой величины катет швов. 

Отметим, что такой подход при определении высоты траверс не совсем логичен. 

Принимая условие, по которому все усилие N передается сварными швами, предпола-

гается, что торец стержня колонны не опирается на плиту, что маловероятно. С другой 

стороны, при определении моментов по участкам плиты предполагается опирание пли-

ты на торец стержня колонны.  

Изготовление металлических конструкций на современных заводах обеспечива-

ет качество поперечных резов профилей, поэтому, по крайней мере, часть усилия N пе-

редаетс на плиту через торец стержня колонны. 

Изложенное замечание позволяет сделать вывод о том, что вышеприведенная 

формула для определения hтр  дает искомую величину с запасом. 

в) Основы компоновки и приближенного расчета базы колонны с фрезеро-

ванным торцом стержня без траверс (рис. 8.18) 

Фрезеровка торца стержня колонны позволяет передать действующее усилие N 

непосредственно через торец, исключая применение траверс. Для компактности плиты 

в плане желательно для изготовления фундаментов применять бетон высокой прочно-

сти (класс прочности  В30 и выше).  

В этом случае плита базы в плане принимают квадратной  со сторонами  L = В. 

Из граничного условия  ПС-I на локальное смятие бетона получим: 

( )b,lokВ N Rψ= ⋅ . 

1М 2М 3М
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Принятые размеры  L и B должны обеспечивать минимальные размеры свесов и 

возможность размещения анкерных болтов. 

Толщину плиты приближенно определяют из условия работы на изгиб от реак-

тивного отпора фундамента на консольном участке с площадью трапеции (рис. 8.18) по 

моменту                           , 

где  /2 − площадь трапеции; 

−с  расстояние от центра тяжести трапеции до кромки пояса колонны. 

По найденному моменту определяется требуемая толщина плиты:   
6

y c

M
t

R bγ
≥ . 

Рис.8.18. К приближенному расчету плиты базы колонны 

с фрезерованным торцом стержня и строганной плитой без траверс 

 

г) Основы уточненного расчета базы колонны с фрезерованным торцом 

стержня и строганной поверхности верха плиты (рис. 8.19) 

При расчете квадратных или близких к квадратным в плане плит их можно рас-

сматривать как круглые пластинки. 

Заменяя  плиту и контур стержня равновеликими по площади кругами (см. рис. 

8.19), можно найти величины изгибающих моментов, кНсм, приходящихся на полоски 

шириной 1 см, в радиальном и тангенциальном направлениях по формулам: 

NkМ rr ⋅=  - радиальный момент; М k Nτ τ= ⋅  - тангенциальный момент, 

где  −N  расчетное давление колонны на плиту; 

rk , τk  - коэффициенты по табл. 8.6 [7] при отношении 5,021 >rr . 

сАМ трпф ⋅⋅= σ
( ) )2( fтрп thBbВА −−+=
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По найденным моментам, задаваясь толщиной плиты  tпл,  определяют напряже-

ния в ней: 
2

6r r плM tσ = ;   2
6 плM tτ τσ = ;  12 плN r tτ π= ⋅ ⋅ . 

Далее по приведенным напряжениям проверяется прочность плиты: 

cyrrred R γτσσσσσ ττ ⋅≤+⋅−+= 15,13 222
. 

Для обеспечения экономичности условие проверки прочности должно выпол-

няться с наименьшим запасом. При большом запасе толщина плиты уменьшается, и 

расчет повторяется. 

Швы крепления стержня к плите рассчитываются на часть полного усилия, рав-

ного N15,0 .  

 

 
 

Рис.8.19. К уточненному расчету плиты базы колонны 

с фрезерованным торцом стержня и строганной плитой без траверс 
 

Все вышеприведенные расчеты толщины опорных плит основаны на ручных 

расчетах и упрощающих предпосылках. В реальности работа плит на упругом и не-

упругом основаниях гораздо сложнее. 

В сложных расчетных случаях, а также при большом тираже однотипных кон-

струкций, целесообразно использовать современные расчетные комплексы, позволяю-

щие хотя бы частично учесть основные особенности реальной работы плит путем ре-

шения контактных задач с учетом физической и геометрической нелинейности. Услож-

нение подобных расчетов может быть компенсировано уменьшением размеров опор-

ных плит. 

8.8. Основы компоновки и расчета оголовков центрально сжатых   

колонн при шарнирном опирании балок 

а) опирании балок с торцевыми опорными ребрами на оголовок сверху 

(рис. 8.20) 

Реакция балок передается по оси колонны на опорную плиту, подкрепленную 

снизу парными ребрами жесткости.   

Размеры этой плиты в плане принимают с учетом размещения сварных швов, 

прикрепляющих её к стержню, т.е. 

( )3020. ÷+= kогпл bb мм;  hпл.ог = hk +(14÷20) мм. 

Толщину плиты оголовка конструктивно рекомендуется принимать в пределах 

мм . Парные ребра жесткости обеспечивают прочность опорной плиты на из-20. ≤огплt
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гиб.  Высота этих рёбер определяется длиной сварных швов, прикрепляющих ребра к 

стенке стержня колонны, при расчетах по металлу шва и по металлу границы сплавле-

ния: 

. 

Толщина ребра после назначения его ширины  bp  определяется  работой  торца 

ребра на смятие: 

, откуда  . 

Окончательная толщина ребра принимается с учетом сортамента на листовой 

прокат. 

Нижние торцы опорных ребер подкрепляются диафрагмой, представляющей из 
себя парные поперечные ребра жесткости. 

 

 

 

 
 

Рис.8.20. Шарнирное опирание на оголовок колонны 

 балок с торцевыми опорными ребрами сверху 

б) опирание балок с в внутренними опорными ребрами на оголовок сверху 

(рис. 8.21) 

По сравнению с предыдущим вариантом узла здесь исключаются ребра, под-

крепляющие опорную плиту. Для исключения местного изгиба плиты опорными реак-

циями балок места приложения этих нагрузок переносятся на полки стержня колонны. 

В этом случае реакции балок  передаются  на полки стержня колонны через рас-

четные сварные угловые швы, соединяющие верхнюю плиту оголовка с полками 

стержня.  

Соединение верхней плиты оголовка со стенкой выполняется конструктивными 

швами.  

Суммарная длина угловых швов, соединяющих верхнюю плиту оголовка с пол-

ками стержня определяется конструктивно. Тогда минимальный  катет угловых швов 

определится из граничного условия ПС-I: 

( ) ( )

2
1

4

оп
p

f z f f z

N
h см

k Rωβ
≥ +

cppроп RtbN γ⋅⋅⋅≤ 22 ( )
cpрonp RbNt γ⋅⋅≥
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 G�� ≤ ∑ RS ∙ :p>P) ∙ xp ∙ �S,p>P) ∙ �z −  при расчете по металлу шва или по ме-

таллу границы сплавления (рис. 8.21); 

xp ≥ ]´_
µ¶>·)∙∑ �¸∙Z¸,¶>·)∙X[  , 

где  - суммарная длина швов вокруг одной полки стержня колонны. 

 

 

 

 
 

Рис.8.21. Шарнирное опирание на оголовок колонны балок 

с внутренними опорными ребрами сверху 
 

 

Если верхний торец колонны отфрезерован, то опорные реакции балок будут пе-

редаваться на полки колонны через непосредственное касание элементов. В этом слу-

чае сварные швы назначаются минимальных размеров. 

В любом случае требуется проверка полок колонны на смятие 

,  где  bf,  tf  - ширина и толщина пояса колонны. 

Недостатком этого узла является возможность внецентренного нагружения ко-

лонны при разной реакции балок, опирающихся на колонну. При равных пролетах ба-

лок это может быть при отсутствии временной нагрузки в левом или правом пролетах. 

в) опирании балок на колонну многоэтажного здания  сбоку (рис. 8.22) 

Подобный узел применяется для балок с торцевыми ребрами жесткости, кото-

рые опираются на опорные столики, приваренные к стержню колонны. 

Высота опорного столика определяется длиной вертикального сварного шва 

(нижний горизонтальный шов в запас не учитывают). Кроме того, опорное ребро балки 

может передавать опорное давление неравномерно на один из вертикальных швов из-за 
неточности фрезеровки нижнего торца. Это учитывают коэффициентом k = 1,3. 

Тогда  высота опорного столика определится: 

 

ℎоп.с ≥ к ∙ Gоп2:p>P) ∙ кp ∙ �Sp>P) + 1 см. 

lω

оп
p

f f

N
R

b t
≤
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Рис.8.22. Шарнирное опирание балок на колонну сбоку через опорный столик 

 

9.  ОСНОВЫ ПРОЕКТИРОВАНИЯ ЛЕГКИХ СТАЛЬНЫХ ФЕРМ 

9.1.  Определение, классификация, области применения 

 Фермой принято считать (называть) сквозную балочную (т.е. изгибаемую) кон-

струкцию, изготовленную из прямолинейных стержней, соединенных в узлах в геомет-

рически неизменяемую систему, имеющую шарнирные или жесткие опоры. При этом 

оси стержней решетки, сходящиеся в узел, по возможности должны пересекаться с 

осями поясов в одной точке. 

Легкими условно называют фермы со стержнями из готовых прокатных или гну-

тых элементов с осевыми усилиями до 3000максN < кН. 

Узловые соединения в таких фермах на фасонках называют одностенчатыми и 

жесткими. Однако в приближенных расчетах при жесткостях поясов и решеток одного 

порядка эти узлы допускается рассматривать как шарнирные (с полными шарнирами). 

При жесткостях поясов, существенно бóльших, чем жесткости стержней решетки, в 

приближенных расчетах принимают соединение решетки с поясами  на неполных 

(примыкающих) шарнирах. Пояса при этом принимают неразрезными. 

По расходу стали фермы, как правило, экономичнее балок, но более трудоемки в 

изготовлении и менее надежны в работе, особенно при воздействии динамических 

нагрузок. 

Классификация легких ферм весьма разнообразна.  

Фермы могут быть: 

- плоскими и пространственными; 
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- по ответственности стержней элементы фермы делятся на пояса, раскосы 

и стойки; раскосы – опорные и промежуточные; стойки – опорные  и конструктивные 

(рис. 9.1); 

- по генеральным геометрическим размерам:  

- пролет, высота на опоре и в середине пролета (рис. 9.1); 

- длина панелей верхнего и нижнего поясов (рис. 9.1); 

- по статической схеме – балочные, арочные, рамные комбинированные 

(рис. 9.2,а…е, ж); 

- по очертанию поясов  – с параллельными поясами (рис. 9.2а); трапецие-
видные (рис. 9.2,б,в); в форме «рыбки» (рис. 9.2г); сегментные (полигональные) (рис. 

9.2е); 

- по системе решетки (рис. 9.3,а,б,в,г) – с раскосной; с крестовой; с тре-

угольной (рис. 9.2а..в), с ромбической (рис. 9.3,в); 

- по способу соединения элементов в узлах – сварные, клепаные, болтовые. 

Легкие стальные фермы имеют широкое применение в покрытиях гражданских 

и промышленных зданий, в опорах ЛЭП, в объектах связи (башни, мачты), в транс-

портных эстакадах и других строительных объектах. 

Пример геометрической схемы плоской фермы с наименованием ее основных 

параметров приведен на рис. 9.1: 

 

 
Рис. 9.1. Геометрические параметры легкой стальной фермы 

 

 
 

а) с параллельными поясами 

 

 

 
 

б) с опущенным нижним поясом 

 

 
 

в) неразрезные трапецевидные 

 

 

 
 

г) в форме «рыбки» 

 

 

 
 

д) арочно-балочные трехпролетные 
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е) полигональные с ездовым нижним поясом 

 
Рис. 9.2. Виды геометрических схем легких стальной ферм 

 

 

 

 
 

Рис. 9.2. ж) Рамные легкие фермы. 

 

 

 

 
а) треугольные с раскосной  

решеткой 

 

 
 

б) с крестовой решеткой 

 

 
 

 
 

в) с ромбической решеткой 

 
Рис. 9.3. Виды (типы) легких ферм по системе решеток 
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9.2.  Основные рекомендации к компоновке геометрии ферм 

Компоновка фермы определяет её основные параметры и зависит от назначения 

и архитектурного решения покрытия (перекрытия),  основываясь на сравнении воз-
можных вариантов: 

- фермы треугольного геометрического очертания рациональны:  

- для консольных систем;  

- при необходимости обеспечения больших уклонов кровли (>20°);  

- при необходимости одностороннего освещения; 

- фермы с параллельными поясами позволяют уменьшить трудоемкость изготов-

ления, унифицировать элементы по длине; 

- фермы трапециевидного очертания позволяют удобно решать жесткие узлы с 

колоннами,  обеспечивают заданный уклон кровли; 

- рамные фермы экономичны по расходу стали, имеют меньшие габариты между 

поясами; 

- арочные фермы в основном диктуются архитектурными соображениями, а 
также уменьшением изгибающего момента в пролете, т.е. более равномерным загруже-

нием верхнего и нижнего поясов; 

- консольные фермы рациональны для башен, опор ЛЭП. 

9.3.  Определение генеральных размеров легких ферм 

Пролеты ферм определяются эксплуатационными требованиями или из эконо-

мических соображений.  

Высота ферм назначается по двум критериям: оптимальная - по расходу стали 

(ПС-I); минимальная - по прогибам (ПС-II). 

 
Рис. 9.4. К оценке оптимальной высоты фермы 

 

На рис. 9.4 приведена зависимость массы фермы фG  от её высоты h : с ростом 

высоты масса поясов уменьшается, а масса решетки растет. Есть такая высота, при ко-

торой масса фермы минимальна. Такая высота называется оптимальной  hопт. 

−+= pnф GGG полная масса фермы,  где  −nG  масса поясов;  −pG масса решетки. 

Для получения оптимальной высоты нужно найти первую производную от пол-

ной массы по высоте (если кривая зависимости по рис. 9.4 дифференцируема) и при-

равнять ее нулю, т.е. 0=
∂
∂

ф

ф

h

G
, при этом вторая производная должна быть > 0, т.е.   

¹ªºф
¹Cфª  >0 . 
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Из полученного уравнения можно найти (выделить) 
оптh  фермы в осях поясов. 

При проектировании ферм следует обеспечить, чтобы фактическая высота 
фh  не 

превышала величины железнодорожного габарита 85,3=допh м, которая, как правило, 

меньше оптимальной (
оптh ), кроме ферм треугольного очертания в середине пролета. 

В связи с этим  для типовых ферм высота в осях поясов составляет ( )L10161 ÷ , 

что меньше 
оптh . Минимальная высота 

минh  зависит от требований по прогибам (ПС-II). 

Она может быть как меньше, так и больше 
оптh . 

Прогиб фермы аналитически может быть определен по формуле Мора (см., 

например [7, стр. 267]): 

¯ = » G� ∙ G¼�¢N� ∙ R�, 
где   G� − усилие в i-ом стержне фермы от сочетаний нормативных нагрузок; G¼� −то же от силы ½ = 1, приложенной в узле, где требуется определить прогиб. 

Обычно на практике интересует прогиб фермы в середине пролета. Поэтому силу ½ =1 прикладывают к среднему узлу и от этой силы определяют усилия G¼�  во всех стерж-

нях фермы; N� −площадь поперечного сечения i-ого стержня; R� −геометрическая длина i-го стержня. 

При расчете фермы как КЭ-модели в программе SCAD вертикальные перемеще-

ния от нормативных нагрузок (от каждого загружения отдельно или от сочетаний 

нагрузок) определяются автоматически, а затем суммарные вертикальные перемещения 

сравниваются с допускаемыми по нормам. 

Размеры панелей верхних поясов определяются размерами  кровельных несу-

щих конструкций, уклоном кровли , оптимальным углом наклона раскосов и другими 

параметрами.  В типовых фермах размеры верхних панелей, как правило, кратны 1,5 м 

и составляют в верхних поясах 0,3=пвd м, а в нижних поясах 0,6=пнd м. 

Строительный подъем служит для обеспечения уклона кровли в фермах с па-

раллельными поясами и обеспечивается путем перелома фермы в одном или несколь-

ких монтажных узлах.  

Согласно п. 15.2.6 [4] при пролетах ферм свыше 36 м предусматривается строи-

тельный подъем, равный  прогибу от постоянной и длительной нормативных нагрузок. 

При плоских кровлях строительный подъем предусматривается всегда, принимая его 

равным прогибу от суммарной нормативной нагрузки плюс 1/200 пролета. 

Рекомендуемая система решеток: 

- треугольная – рациональна в фермах трапециевидного очертания, в фермах с 

параллельными поясами; такая решетка может иметь дополнительные стойки в кровле 
с прогонами; 

- раскосная (рис. 9.3а) – рациональна в фермах треугольного очертания (приме-

няются нисходящие раскосы); рациональна в фермах с параллельными поясами при не-

большой высоте фермы (рис. 9.2а); 

- крестовая – рациональна в фермах, работающих на знакопеременные нагрузки 

(рис. 9.3б); 

- ромбическая – рациональна при больших расстояниях между поясами (рис. 

9.3в). 
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9.4. Схемы связей между легкими фермами и их назначение 

Связи размещаются в покрытии между фермами и служат для обеспечения 

устойчивости ферм в плоскости, перпендикулярной вертикальным нагрузкам, а также 

для обеспечения устойчивости отдельных сжатых стержней и ограничения расчетных 

длин остальных стержней.  

Связи по фермам (шатровые связи) подразделяются на следующие виды         

(рис. 9.5): 

– горизонтальные в плоскости верхних поясов ферм; 

– горизонтальные в плоскости нижних поясов ферм; 

– вертикальные между фермами в связевых блоках. 

 

 

 

 
 

Рис.9.5. Схемы связей между фермами;  р – распорки (растяжки); 

ВС – вертикальные связи 
 

В соответствии с [4], п.15.4 связи следует устанавливать по следующим прави-

лам: 

а) поперечные горизонтальные связи: 

- в торцах здания и у температурных швов между верхними и нижними поя-

сами ферм при проектировании жесткого диска кровли (железобетонные плиты с при-

варкой их к верхним поясам, профилированный настил с креплением его к верхним по-

ясам или к полкам прогонов каждой гофрой); в остальных шагах ферм в этом случае 

следует ставить инвентарные распорки у конька и у опор ферм для выверки конструк-

ций и обеспечения их устойчивости в процессе монтажа; 

- в кровле с прогонами  при кранах большой грузоподъемности  (≥ 50 т) до-

полнительно следует устанавливать поперечные горизонтальные связевые фермы при-

мерно через каждые 60 м по длине температурного блока; 

- если гибкость панелей нижних поясов ферм из их плоскости между гори-

зонтальными поперечными связевыми фермами недостаточна, то следует поставить 

дополнительные распорки, закрепляя их в узлах поперечных связевых ферм; 
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б) продольные горизонтальные связи: 

- в крайних панелях нижних поясов ферм вдоль здания;  

при этом:  

- в бескаркасных зданиях связи  следует устанавливать только при 

наличии подстропильных ферм;  

- в каркасных однопролетных зданиях  с мостовыми и подвесными 

кранами  связи следует ставить в крайних панелях нижних поясов всегда;  

- в каркасных многопролетных  зданиях с кранами  ≤ 50 т (режим 1К – 

6К)  продольные горизонтальные связи дополнительно следует устанавливать через 
один ряд средних колонн вдоль всего здания; 

в) вертикальные связи между стропильными фермами: 

- устанавливаются  в местах установки поперечных связей в плоскостях 

опорных и коньковых стоек для ферм пролетом до 30 м; 

г) связи по фонарям: законспектировать самостоятельно в соответствии с  п. 

15.4 [4]. 

Примечания. 

1. Крепление связей следует осуществлять на болтах класса точности В. 

2. В покрытиях зданий, эксплуатируемых при расчетной температуре °−≤ 45t С 

следует устанавливать вертикальные связи вдоль конька по всей длине здания. 

3. Поперечные сечения элементов связей следует принимать по предельной гиб-

кости для сжатых стержней. 

Общая схема связей зависит от размеров температурных блоков. Предельные 

расстояния между температурными швами зависят от температуры эксплуатации кон-

струкций и вида здания или сооружения (табл. 44  [4]). 

9.5. Типы сечений стержней и особенности их применения в поясах и 

раскосах легких ферм 

На рис. 9.6 приведена геометрическая схема типовой стропильной фермы трапе-

циевидного очертания с рекомендуемыми поперечными сечениями элементов из пар-

ных равнобоких и неравнобоких прокатных уголков с учетом связи радиусов инерции 

xi  и 
yi  в плоскости и из плоскости фермы.  

 
             уx ii 8,0≅                     уx ii 5,0≈                   уx ii ≅                   уx ii ≈  

Рис. 9.6. Типы поперечных сечений элементов  

легких ферм из парных уголков 
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На рис. 9.7 приведены другие типы сечений элементов стропильных ферм: из 
труб и тавров − с соответствующими соотношениями радиусов инерции, которые сле-

дует учитывать при компоновке сечений в фермах.  

 

 

 

а) для поясов и решетки из 
круглых труб 

( уx ii = ) 

 

б) для поясов и решетки из 
замкнутых гнутых профилей 

( уx ii = ) 

в) для поясов из тавров 

( уx ii ≈ ) 

 

Рис. 9.7 Типы поперечных сечений для элементов легких ферм из: 
а) круглых труб; б) замкнутых гнутых профилей; в) тавров 

 

 

С точки зрения технико-экономических показателей разных типов сечений сле-

дует отметить следующее: 

– по расходу стали для сжатых стержней ферм наиболее экономичным является 

круглое трубчатое сечение; экономический эффект по расходу стали труб составляет 

20…25%  по сравнению с другими типами сечений; кроме того, такие сечения более 

стойки против коррозии;  их основной недостаток – высокая стоимость и сложность 

устройства узлов; 

– квадратные и прямоугольные гнутые замкнутые сечения имеют те же преиму-

щества, что и круглые трубы;  их основной недостаток - ограниченные величины сече-

ний в ГОСТ; 

– парные уголки наиболее удобны при конструировании стропильных ферм лю-

бой геометрической схемы; недостатки - повышенный расход стали и повышенная 

склонность к коррозии; 

– рациональны комбинированные сечения элементов ферм: пояса из двутавров, а 

решетка из замкнутых профилей; пояса из тавров, а решетка из парных уголков и др. 

комбинации. 

В каждом конкретном случае выбор типа сечения элементов ферм определяется 

условиями работы конструкции, возможностями изготовления, наличием сортамента, а 

также экономическими и эстетическими соображениями. 

9.6. Порядок  расчета легких стропильных ферм 

1) Определить распределенные нагрузки на 1 м2 кровли. 

Такими нагрузками являются постоянные (вес кровли, прогонов, фермы, связей) 

и временные (вес снега и другие). Для расчета по ПС-II требуются их нормативные 
значения, а для расчета по ПС-I – расчетные значения. Сбор  распределенных нагрузок  

рекомендуется выполнять в табличной форме. Пример оформления такой таблицы при-

веден ниже (табл. 3). 
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Табл. 3. Распределенная постоянная нагрузка на 1 м2 

Состав кровли и конструкция 

покрытия 
Размерн. 

Нормативная 

величина 
γf 

Расчетная 

величина 

- защитный слой гравия, втопленного в 

битумную мастику;  t = 10,  γ = 2100 

кг/м3 

кН/м2 0,21 1,3 0,273 

-  ковер из двух слоев наплавляемого  

гидроизоляционного  материала 
- 0,1 1,3 0,130 

- утеплитель из минераловатных плит,  t 

= 150,  γ = 200 кг/м3 
- 0,3 1,3 0,390 

- пароизоляция (один гидроизоляцион-

ный слой насухо) 
- 0,04 1,3 0,052 

- стальной профилированный настил  

Н75-750-0,8 
- 0,112 1,05 0,118 

- прогоны из швеллера горячекатанного  

№ 24, шаг 3 м 
- 0,08 1,05 0,084 

- стропильная ферма - 0,37 1,05 0,388 

- связи - 0,05 1,05 0,052 

Всего: кН/м2 1,262  1,487 

 

Временная распределенная  нагрузки от веса снега в соответствии с [6]: 

o e t gS c c Sµ= ⋅ ⋅ ⋅ − нормативная снеговая нагрузка на кровле, кН/м2; 

o fS S γ= ⋅ − расчетная снеговая нагрузка на кровле, кН/м2. 

Здесь:  
gS  − нормативное значение веса снегового покрова на 1 м2 горизонтальной по-

верхности земли, принимаемое по табл. 10.1 и в соответствии с п. 10.2 [6] в 

зависимости от снегового района; 

e
c − коэффициент, учитывающий снос снега с кровли под действием ветра;  см. п.п. 

10.5…10.9 [6]; 

t
c  − термической коэффициент, учитывающий возможность частичного таяния снега; 

см. п. 10.10 [6]; 

µ  − коэффициент, учитывающий неравномерность распределения снегового покрова 
по кровле; см. п. 10.4 [6]; 

fγ − коэффициент надежности по снеговой нагрузке, принимаемый равным 1,4. 

В соответствии с [6] при расчете прогибов учитывается пониженное норматив-

ное значение снеговой нагрузки (длительно действующая часть). Для районов со сред-

ней температурой января минус 5° С и ниже пониженное значение определяется умно-

жением нормативного значения на коэффициент 0,5 [6].  При этом коэффициенты се и 

сt принимаются равными единице. 

Для районов со средней температурой января выше минус 5° С пониженное зна-

чение снеговой нагрузки не учитывается. 

2) Определить нормативные и расчетные узловые нагрузки: 

gn nF g B cos dα= ⋅ ⋅ − узловая нормативная  нагрузка от собственного веса 

кровли; 

gF g B cos dα= ⋅ ⋅ −  узловая расчетная  нагрузка от собственного веса 

кровли. 
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Здесь:  
n

g  - суммарная нормативная распределенная на 1 м2 покрытия нагрузка от ее 

собственного веса; 

g  - суммарная расчетная распределенная на 1 м2 покрытия нагрузка от ее соб-

ственного веса; 

B −шаг ферм; 

α − угол наклона верхнего пояса к горизонту; 

d −длина панели верхнего пояса фермы. 

sn o
F S B d= ⋅ ⋅ − узловая нормативная нагрузка от веса снегового покрова; 

s
F S B d= ⋅ ⋅ − узловая расчетная нагрузка от веса снегового покрова. 

 Примечания к п. 2. 

а) При равных панелях верхнего пояса фермы  величина узловой нагрузки на 

крайние узлы верхнего пояса будет составлять половину от узловой нагрузки на сред-

ний  узел. 

б) В легких фермах с продольными фонарями узловая нагрузка около нижнего 

узла фонаря на ригель (ферму) дополнительно включает вес фонарных конструкций 

(см. [7]). 

в) Ветровая нагрузка на верхний пояс учитывается только в фермах с большим 

уклоном верхнего пояса (фермы треугольного очертания). В других типах ферм без фо-

наря ветровая нагрузка практически не влияет на нагрузки.  

Однако при больших скоростях ветер может приводить к образованию зон отри-

цательного давления (отсос), вызывающих отрыв отдельных элементов кровли. В этом 

случае  предусмотрен расчет на пиковую ветровую нагрузку [6], п.11.2. 

г) К нижним поясам легких ферм производственных зданий возможна подвеска 

кран-балок небольшой грузоподъемности (3÷5) т. В расчетных сочетаниях нагрузок та-

кая нагрузка учитывается как временная (см. [6]). 

3) Назначить расчетную схему фермы и выполнить её статический расчет на 
все действующие нормативные нагрузки. В настоящее время такой расчет выполняется, 

как правило, с применением пакетов прикладных программ (ППП). 

Примечания к п. 3. 

а) Вручную  аналитически определить перемещения в ферме с полными шарни-

рами в узлах можно по формуле Мора-Максвелла. 

б) При расчете КЭ-модели на ЭВМ по готовым программам (например, в ППП 

SCAD) перемещения определяются во всех узлах пролетной части фермы. 

в) Для расчета на ЭВМ следует предварительно задать жесткости стержней 

(предварительные поперечные сечения). При выборе поперечных сечений стержней для 

легких ферм минимальная толщина проката должна быть не менее 3 мм – для замкну-

тых сечений, 4 мм – для открытых гнутых и прокатных фасонных профилей. 

4) Определить расчетные длины  стержней фермы в плоскости и из плоскости 

фермы. 

ef ,x xl lµ= ⋅ − расчетная длина стержня фермы в ее плоскости; 

ef ,y yl lµ= ⋅ − расчетная длина стержня фермы из ее плоскости; 

l -  геометрическая длина стержня; 

x
µ , 

yµ − коэффициенты приведения геометрических длин стержней к их рас-

четным величинам (
ef ,xl , 

ef ,yl ), определяются по [4, р.10.1, табл. 24]. 
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5) Вычислить фактические гибкости стержней фермы и сравнить их с предель-

ными. 

Гибкость стержней: 

х ef ,x xl iλ = − в плоскости фермы;  
y ef ,y yl iλ = − из плоскости фермы. 

Здесь 
x

i ,  
yi − радиусы инерции окончательно принятых поперечных сече-

ний относительно соответствующих осей. 

Полученные расчетные гибкости не должны превышать предельных иλ  по нор-

мам [4], т.е. х иλ λ≤ , 
у иλ λ≤ . 

Предельные значения гибкостей для элементов ферм приведены в [4]; табл. 32 – 

для сжатых стержней и табл. 33 – для растянутых стержней. 

Примечание к п. 5. 

а)  Если при проверке гибкостей в каком-либо стержне хλ  окажется больше иλ , 

то следует увеличить его поперечное сечение или увеличить радиус инерции 
x

i  другим 

путем (изменение ориентации сечения, усиление сечения). 

б) Если 
yλ  окажется больше иλ , то для стержней решетки также следует увели-

чить поперечное сечение, а для поясов, по возможности, уменьшить расчетную длину 

ef ,yl  за счет введения дополнительных связей, если это экономически оправдано, иначе 

также следует увеличить поперечное сечение таких поясов. 

в) При необходимости, после уточнения гибкостей стержней (вероятно, и попе-

речных сечений) уточнить перемещения фермы от нормативных нагрузок путем стати-

ческого расчета. 

6)  Выполнить статический расчет фермы от всех расчетных нагрузок с опреде-

лением расчетных сочетаний усилий во всех стержнях. 

7) Выполнить проверочный конструктивный расчет стержней ферм. 

Для этого следует: 

- назначить вид стали стержней по Приложениям В1, В2 [4]; 

- установить прочностные характеристики стали по Приложениям В.5 

и В.6 [4]; 

- проверить прочность растянутых стержней по формуле (5) [4] 

( ) 1
n y c

N A R γ⋅ ⋅ ≤ , 

где  
n

A −  площадь поперечного сечения  нетто стержня; 

yR −  расчетное сопротивление стали растяжению по пре-

делу текучести (П. В.5, П. В.6) [4]; 

сγ −  коэффициент условий работы стержня по табл. 1 [4]; 

- проверить устойчивость сжатых стержней по формуле (7) [4]: 

( ) 1
y c

N A Rϕ γ⋅ ⋅ ⋅ ≤ , 

где   минϕ ϕ= −  наименьший коэффициент продольного изгиба 

сжатого стержня по наибольшей гибкости  g̅��m = �g̅mg̅� ; 

A −  площадь поперечного сечения  брутто стержня; 

- проверить местную устойчивость стенок трубчатых, замкнутых гну-

тых и открытых гнутых сечений: 

- для круглых труб должно быть выполнено условие: 

1 57
y

r t , E R≤  ( r − радиус трубы, t − толщина стенки); 



176 

 

- для замкнутых гнутых профилей  (для стенок, параллельных  плоско-

сти изгиба): 

[ ]
1 0 2

1 6 9 4

,u

y

, ,
max R E

, по табл. ,

ω
ω ω

λ λ
λ λ

≤ = += 
≤

 

где  λ −  условная гибкость стержня в расчете устойчивости цен-

трально сжатого стержня (
максλ λ= ). 

9.7. Основы конструирования узлов легких ферм из парных уголков 

а) Общие требования норм: 

- следует центрировать оси стержней в узлах с округлением до 5 мм (≤ 5 мм); 

- стержни решетки не доводить до поясов в узлах с фасонками на участке        

a = 6t – 20 мм ≤ 80 мм (в практике проектирования обычно принимают a ≥ 40 мм); 

- между торцами стыкуемых стержней в поясах принимают зазор не менее 50 

мм (как правило, в узлах), который перекрывают накладками на горизонтальных пол-

ках поясов; 

- толщину фасонок принимают в зависимости от расчетных усилий (см. [7], 

стр. 285, табл. 9.2); при этом разница толщин фасонок в узлах допускается не более 2 

мм; 

- стержни, составленные из парных профилей (например, парных уголков, пар-

ных швеллеров), для обеспечения совместной работы как сплошных следует соединять 

планками-прокладками (строители их называют  «сухари»)  в соответствии с рис. 9.8. 

 
Рис. 9.8. Схема размещения прокладок между парными уголками; 

а1 ≤ 40 i – для сжатых стержней;  а2 ≤ 80 i – для растянутых стержней; 

i – радиус инерции одного уголка относительно оси, параллельной плоскости планок 

 

б) Компоновка узлов легких ферм зависит от типа поперечных стержней, при-

мененных в легких фермах. 

Для примера рассмотрим легкую ферму из парных уголков. На рис 9.9а пред-

ставлена геометрическая схема легкой фермы из парных уголков трапециевидного 

очертания с шарнирными опорами (показаны варианты опорных узлов). 

На рис. 9.10а показан нижний опорный узел фермы при опирании ее на кирпич-

ную пилястру стены. Верхний узел при этом соединяется со стеной с помощью сталь-

ного анкера в стене (рис. 9.10б).  

На рис. 9.10в показан нижний опорный узел фермы при опирании ее на сталь-

ную колонну сбоку на опорный столик. 

На рис. 9.10е показан нижний опорный узел фермы при опирании ее на оголовок 

стальной колонны сверху через надколонник. 
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На рис. 9.10д показан верхний узел фермы при сопряжении ее с колонной сбоку 

через фланец, а на рис. 9.10г – тоже внахлест фасонки с листом. 

На рис. 9.11 показан промежуточный узел примыкания решетки к верхнему поя-

су в месте изменения сечения верхнего пояса и его усиления. 

На рис. 9.12 приведен узел примыкания к верхнему поясу нагруженной стойки 

решетки. 

На рис. 9.13 показан промежуточный узел примыкания решетки к нижнему поя-

су в месте изменения сечения нижнего пояса и его усиления. 

На рис. 9.14 показан вариант монтажного стыка марок верхнего пояса в зависи-

мости от примыкания к нему элементов раскосной решетки (раскосов и стойки). 

На рис. 9.15 показан вариант монтажного стыка нижнего пояса в зависимости от 

примыкания к нему раскосной решетки (только стойки). 

 

 
 

Рис. 9.9 а. Схема опирания легкой фермы на пилястру кирпичной стены  

 

 

 
 

Рис.9.9 б. Геометрическая схема фермы с обозначением расчетных усилий 

 в стержнях и обозначением узлов 

 

в) Основы конструктивного расчета узлов легких ферм 

Для всех последующих расчетов следует использовать полученные расчетные 

усилия в стержнях ферм. Обозначения усилий в стержнях фермы приведены на         

рис. 9.9б. 

В узле № 1н (рис. 9.9а; рис. 9.10а) заводские сварные соединения элементов с 

фасонкой рассчитывают на усилия в этих стержнях. 

Тавровое  сечение из двух прокатных уголков – несимметричное, поэтому на 

сварные швы по обушку передается больше нагрузки, чем на швы по перу. Расчетные 

длины швов для каждого из двух уголков определятся: 
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( )

( ) ( )

1
2

об

f z об

f z f f z

N
l см

k R
ω

ω

α
β

= +  - по обушку;  
( )

( ) ( )

(1 )
1

2

п

f z п

f z f f z

N
l см

k R
ω

ω

α
β

−= +  - по 

перу; 

здесь  α = 0,7 для равнобоких уголков; 

N – расчетное усилие в элементе; 

,об п

f f
k k  - катеты швов по обушку и по перу; для компактности соединения 

эти величины должны быть ближе к максимально возможным. 

Расчеты ведутся по металлу шва и по металлу границы сплавления; выбираются 

большие величины. 

Требуемая площадь опорной плиты (рис. 9.10,а)  определяется из условия не-

смятия бетона под плитой аналогично расчету плиты в базе центрально сжатой колон-

ны (см. п. 8.7,б).  Линейные размеры плиты B и L уточняются по месту. 

Толщина плиты определяется в соответствии с ее работой на изгиб. При этом 

изгибающие моменты на расчетных участках между закрепленными сторонами вычис-

ляют аналогично  расчету плиты в базе центрально сжатой колонны. 

Верхняя часть узла по рис. 9.10б решается конструктивно, так как при шарнир-

ном опирании фермы достаточно прикрепления к кирпичной стене через полку коро-

тыша из уголка  с помощью болтов в овальных отверстиях. При этом сам коротыш до-

статочно прикрепить к кирпичной стене второй полкой  на двух распорных анкерах. 

В узле 1н по рис. 9.9а при шарнирном креплении нижнего опорного узла фермы 

к стальной колонне сбоку (рис. 9.10в) на фланце и болтах  толщина фланца принимает-

ся конструктивно ( )20флt мм= , болты также принимаются конструктивно 

( )18
b

d мм= . Здесь расчету подлежит высота опорного столика толщиной                     

( 30оп .сt ≥ мм), определяемая длиной необходимых сварных швов. 

Рис. 9.10 а, б. Нижний и верхний опорные узлы фермы: 

а) 1н, б) 1в – по рис. 9.9; 

обозначение  - номер участка плиты при опирании его на две стороны        

(М2 – см. текст) 
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Рис. 9.10 г. Вариант верхнего 

опорного узла при опирании 

фермы на колонну или надко-

лонник 

Рис. 9.10 в, д. Вариант опорных узлов фермы при опирании  

ее на колонну сбоку на фланцах 

 

  
Рис. 9.10 е. Вариант опорного нижнего узла фермы 

с применением надколонника 

 
В узле 1н по рис. 9.9а при шарнирном опирании  фермы через надколонник (рис. 

9.10г) конструктивные решения соединения фланцев и болтов аналогично конструк-

тивному решению в узле по рис. 9.10в.  

В обоих решениях нижний торец фланца следует фрезеровать для учета его ра-

боты и расчета на смятие по формуле: 

( ) 1оп фл p
Q А R⋅ ≤ , 

где  
фл фл флA b t= ⋅ − площадь поперечного сечения фланца; 
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pR −  расчетное сопротивление стали смятию торцевой поверхности. 

В данном узле дополнительно следует предусмотреть строжку верхней   поверх-

ности плиты оголовка колонны для обеспечения плотного касания  с фланцем. 

В верхнем шарнирном узле по рис. 9.10г примыкание фермы сбоку к колонне 
или надколоннику решается через фасонку с торцевым листом на болтах в овальных 

отверстиях по конструктивным требованиям. 

В верхнем шарнирном узле по рис. 9.10д примыкание фермы к колонне или 

надколоннику решается через фланец толщиной  tфл = 10 мм мм на болтах так же по 

конструктивным требованиям. 

В узле 2  (рис. 9.9б) в связи с существенной разницей усилий в панелях пояса 

слева и справа от узла предусматривается изменение сечения с перекрытием стыка  ли-

стовыми накладками (рис. 9.11). Работа такого узла весьма неопределенна, а его точ-

ный расчет сложен. На практике  расчет и конструирование производится с запасом по 

приближенной методике: 

– уголки с бóльшими усилиями заводят на 300 мм за центр узла слева, оставляя 

зазор в 50 мм между стыкуемыми профилями пояса; 

– сверху на пояс в узле устанавливают на сварке листовые накладки (по одной 

на каждый уголок) сечением 2 н угА А′ = , где  
угА − площадь сечения меньшего профиля 

в узле верхнего пояса;  при этом толщина накладки принимается не менее толщины фа-

сонки; 

–сечение в месте стыка в виде условного тавра (рис. 9.11,б) проверяется  на 
устойчивость при внецентренном сжатии по формуле 

( ) c y c
N A M W Rσ ϕ γ′ ′ ′= ⋅ + ≤ ⋅  по [14, стр. 287], 

здесь:     
max( )fϕ λ= ; 

maxλ  - максимальная условная гибкость панели верхнего 

пояса с усилием N1 ; 

11 2N , N= , где 1,2 – коэффициент запаса. 

Примечание. Усилие N1 может появиться только при жестком узле сопряжения 

фермы с колонной. Чаще всего это усилие растяжения, но в отдельных неконтролируе-

мых ситуациях возможно и сжатие. В этом случае производится проверка устойчивости 

условного тавра;  допускается выполнять эту проверку по несущей способности край-

ней панели:  

1 мин уг y cN А Rϕ γ= ⋅ ⋅ ⋅  - несущая способность крайней панели на сжатие; 

2 2н н уг фA bв t b t′ = ⋅ + ⋅  - площадь поперечного сечения условного тавра (рис. 

9.11,а); 

М ′ −  изгибающий момент, действующий на условный тавр, М N e′ = ⋅ , 

где e  –  эксцентриситет силы N  относительно центра тяжести тавра; 

c
W ′ −  момент сопротивления условного тавра (по сжатой зоне). 

Длину сварных  швов, прикрепляющих листовые накладки к верхнему поясу, 

рассчитывают из условия равнопрочности  с самими накладками:  

2 70нl lω= + мм – полная длина одной накладки (с учетом непроваров концов 

швов); 

 ( )н f ( z ) f f ( z ) c
l N k Rω ωβ γ= ⋅ ⋅ ⋅ – длина сварных фланговых швов на одну поло-

вину стыка;  

70 мм = 50 мм + 20 мм (50 мм – зазор в стыке уголков верхнего пояса;                

20 мм = 4х5 мм – учитывает непровар четырех концов в сварных швах). 

2н н н нN А b tσ σ= ⋅ = ⋅ ⋅ − усилие в накладках из условия равнопрочности соеди-

нения и накладок. 
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Рис. 9.11. Промежуточный узел стыка верхнего пояса с накладками: 

Номера усилий N1; N2; N12 – из рис. 9.9, б. 

а) схема узла; б) сечение условного ребра 

 

 

Сварные двухсторонние швы крепления фасонки к верхнему поясу в этом узле 

получаются конструктивно бóльшей длины, чем требуется, поэтому катеты этих швов 

принимают минимальными ( минff kk ,= ) по табл. 38 [4]. 

В узле 3  (рис. 9.9а) крепление стойки к фасонке и пояса к фасонке следует про-

изводить на расчетное усилие в стойке (
8N , рис. 9.9б). При этом длина поясного шва 

получится по конструктивному решению узла, а длина швов на стойке – по расчету от 
величины узловой нагрузки ( 8NFузл =  ). Конструктивная схема узла 3  приведена на 

рис. 9.12. 

 

 
 

Рис. 9.12. Узел примыкания к верхнему поясу нагруженной стойки.  

N8 (N9) = Fуз1 
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Рис. 9.13. Промежуточный узел стыка нижнего пояса с накладками 

 

В узле  (рис. 9.9,а) конструирование – по рис. 9.13, а расчет – аналогично узлу 

по рис. 9.11. Разница в том, что в нижнем стыке поясов условный тавр работает на вне-

центренное растяжение, и его расчет следует приближенно выполнять по формуле 

, 

где ,  (1,2 – коэффициент запаса) ; 

 расчетный изгибающий момент, действующий на условный 

тавр с эксцентриситетом ¾; 

  момент сопротивления поперечного сечения условного тавра по рас-

тянутой зоне. 

В узлах 8,7  (рис. 9.9б)  соединяются две заводские (отправочные) марки фермы 

общим монтажным узлом по рис. 9.14, 9.15.  

Для удобства устройства монтажного сварного стыка с поясными листовыми 

накладками (2 шт., по одной на каждый уголок пояса) предварительно узел собирают 

на болтах с помощью вертикальных тавров с 2-х сторон (рис. 9.14, 9.15, поз. 1). 

Поясные листовые накладки приваривают к поясам марок  угловыми швами; 

длина накладок по одну сторону стыка определяется расчетом по металлу шва или по 

металлу границы сплавленияформуле 

( ) ,122,1 )()(3 смRkNl czf

n

fzf +⋅⋅⋅⋅≥ γβ ωω  

где   −n

fk  высота катета шва по перу поясного уголка; 

−3N расчетное усилие в поясе в узле 7  (рис. 9.9б);  

1,2 - коэффициент запаса. 

Монтажные швы крепления тавров к фасонкам и к листовым накладкам прини-

мают конструктивно с катетами по табл. 38 [4]. 

Ослабленное сечение аа −  проверяют на внецентренное сжатие с поперечным 

сечением условного тавра аналогично проверке его в узле 2  (рис. 9.11). 

4

cycусл RWMАN γσ ⋅≤′′+′=

42,1 NN =′
−⋅′=′ eNМ

−′
рW
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Рис. 9.14. Вариант монтажного стыка марок вернего пояса фермы 

 

 
 

Рис. 9.15. Вариант монтажного стыка марок нижнего пояса фермы 

 

Монтажный стык в узле 8  выполняют аналогично узлу 7 ; сварные швы рассчи-

тывают на усилие 1,2 6N  (рис. 9.9б), а условный тавр ослабленного сечения аа −  

проверяют на внецентренное растяжение аналогично проверке его в узле 4 . 

Примечание. Основы проектирования легких ферм из гнутых замкнутых про-

филей планируется издать отдельным учебным пособием. 

9.8. Особенности проектирования узловых соединений легких ферм со 

стержнями из тавров, двутавров, круглых труб, замкнутых гнутых профи-

лей и их комбинаций 

На рисунках 9.16÷9.20 представлены варианты конструктивного решения узлов 

легких ферм с профилями стержней, отличных от традиционных парных уголков. 

На рис. 9.16 изображен промежуточный узел легкой фермы примыкания раско-

сов из парных уголков к верхнему поясу из тавра без дополнительной фасонки. Осо-

бенностью расчета сварных швов в раскосах таких узлов является допущение опреде-
лять их требуемую длину по сумме швов на пере и обушке с учетом конструктивных 

требований по минимальным длинам и катетам швов. 
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На рис. 9.17 изображен промежуточный узел легкой фермы также с верхним по-

ясом из тавра, но в присоединении раскосов из парных уголков к стенке тавра преду-

смотрена дополнительно стыковая фасонка.  Учитывая разность в толщинах стенки 

тавра и дополнительной фасонки парные уголки присоединяются в узел со сдвигом со 

стороны уступа  «стенка тавра – фасонка». 

В таких узлах допускается расчет сварных соединений раскоса с поясом выпол-

нять по сумме швов с 2-х сторон. 

На рис. 9.18 а,б,в  изображен промежуточный узел сварного соединения пояса 

из круглой трубы с раскосами:  

- врезкой раскосов в пояс как сопряжение двух оболочек-цилиндров под углом; 

- соединением сплющенных торцов раскосов из круглых труб с вырезами по ду-

ге трубы пояса;  

- присоединением сплющенных торцов раскосов к образующей трубы пояса. 

Здесь сварные швы по периметру примыкания в зависимости от наклона и фор-

мы торцов раскосов могут изменяться от стыковых до угловых. Приближенно проч-

ность таких сварных швов допускается проверять по формуле [143, стр. 238], более 

точно по [4, Пр.Л]: 

( )
cyлffff RltlRkN γβ ωωωω ⋅⋅⋅+⋅⋅⋅≤ , 

где  −⋅⋅⋅ ffff Rkl ωωβ несущая способность части швов, отнесенных к угло-

вым; 

−⋅⋅ yл Rlt ωω несущая способность части швов, отнесенных к стыковым; 

−= 85,0cγ коэффициент условий работы шва, учитывающий неравномер-

ное распределение усилия по периметру шва. 

 
Рис. 9.16. Узел примыкания раскосной решетки к верхнему поясу фермы из тавра 

 (без дополнительной фасонки) 

 
 

Рис. 9.17. Узел примыкания раскосной решетки к верхнему поясу фермы из тавра 

 с дополнительной фасонкой 
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Рис. 9.18. Варианты узлов легких ферм из круглых труб: 

а) при врезке «труба в трубу»; 

б) со сплющенными торцами раскосов, врезанных в пояс; 

в) то же, что и вариант б), но с примыкающими сплющенными раско-

сами к поясу 

 
 

 

Примечание. Для ферм из круглых труб и узлов по рис. 9.18 уточненный расчет 

узлов приведен в [4, Приложение Л.3]. 

На рис. 9.19 изображен узел легкой фермы из замкнутых гнутых профилей. 

Особенности конструирования и расчета таких узлов изложены в [4, Приложение Л.2]. 

При наличии расцентровки элементов в узлах следует также учитывать дополнитель-

ный изгибающий момент. 

На рис. 9.20 изображен узел легкой фермы из комбинированных сечений: пояс – 

из двутавра, раскосы – из замкнутых гнутых профилей. Здесь сварные швы соединения 

раскосов с поясом можно рассчитывать как угловые по контуру примыкания к полке 
пояса из двутавра. Наклонная пластина (поз.1) служит для исключения изгиба полок 

примыкающего пояса, принимается конструктивно. 

Особенность узла по сравнению с аналогичным узлом из парных уголков – 

плотное примыкание нижнего пояса к фланцу, а раскоса – к верхней полке двутавра, а 

также – разделенная фасонка из двух частей и наклонная планка-пластина (1). 
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Рис. 9.19. Легкие фермы с применением замкнутых гнутых профилей: 

а) узел с треугольной решеткой; 

б) узел с треугольной решеткой и дополнительной стойкой; 

в) узел с поясом из двутавра и треугольной решеткой из  
замкнутых гнутых профилей 

 

 

Рис. 9.20. Узел примыкания к колонне фермы с поясами из двутавров, решеткой 

из замкнутых гнутых профилей 
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9.9. Особенности проектирования несущих элементов легкой кровли  

по стальным фермам 

К таким элементам кровли относятся прогоны, тяжи и профилированный настил. 

9.9.1. Типы сечений прогонов 

а) Прогоны могут иметь сплошное поперечное сечение при пролетах 6≤l м; для 

сплошных сечений прогонов применяют: (рис. 9.21,а-д) прокатные швеллеры, двутав-

ры; гнутые швеллеры  Н- и С-образных сечений, гнутый профиль Z-образного сечения. 

б) Прогоны сквозного сечения: перфорированные составные (рис. 9.21,е); с ве-

ерной раскосной решеткой (рис. 9.23,а); с параллельными поясами и треугольной ре-

шеткой (рис. 9.23б,в), - применяют при пролетах 12=l м. 

 

 

 

Рис. 9.21. Типы сечений сплошных прогонов кровли: 

а) прокатный швеллер; б) прокатный двутавр; в) гнутый швеллер типа ПН; 

г) то же типа ПС; д) перфорированный двутавр 

 

9.9.2. Расчетные схемы и расчет прогонов 

Сплошные прогоны, расположенные на скате кровли, работают на изгиб в двух 

плоскостях. Суммарная вертикальная нагрузка  q  на прогон в этом случае разлагается 

на две составляющие: 

− нагрузку qx , действующую в плоскости бóльшей жесткости прогона; 

− нагрузку скатную qy , действующую вдоль ската.  

При небольших уклонах кровли скатная составляющая невелика, но, вследствие 

малой жесткости прогона относительно оси y-y , напряжения от этой нагрузки  могут 

быть существенными как для прогона, так и для узловых соединений прогона к ферме 
или профнастила к верхней полке прогона. 

Чтобы уменьшить изгибающий момент в прогоне от скатной составляющей, его 

раскрепляют в плоскости ската тяжами из круглой стали диаметром 18 мм (рис. 9.22,а). 

При этом прогон в плоскости ската следует рассматривать по духпролетной неразрез-
ной схеме (рис. 9.22б). 
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Рис. 9.22. Схема кровельных прогонов, усиленных тяжами в 

середине пролетов в плоскости ската 

 

Тяжи устанавливают в пролетах между всеми прогонами. В панелях у конька их 

устанавливают под углом к стропильной ферме или к коньковому прогону вблизи опор 

и там закрепляют. 

Составляющие нагрузки на прогоны в зависимости от угла наклона ската кровли 

(рис. 9.22,а 1-1) определяют по формулам: 

αcos⋅= qqx ;   αsin⋅= qqy . 

Значения изгибающих моментов в пролете в плоскости уу −  зависят от числа 

тяжей. При шаге ферм 6 м обычно достаточно одного тяжа. При шаге 12 м или при кру-

том скате ставят по два тяжа.  
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Рис. 9.23. Схемы сквозных прогонов: 

а) с веерной решеткой; 

б) с разреженной раскосной решеткой; 

в) с раскосной решеткой и параллельными поясами в средней части пролета 

 

Наибольшие напряжения в прогоне от совместного действия изгиба в двух плос-

костях определяются по формулам: 

а) при учете только упругой работы стали как в балках первого класса 3 = 3m + 3� = nm dz,m + n� d� ≤ �� ∙ �z⁄⁄  ; 

б) при учете развития ограниченных пластических деформаций как в баллах 

второго класса 

( ) ( ) cyyyyxcхx RWCMWСM γσ ⋅≤⋅+⋅= ,  

при  sx R5,0≤τ ;  sy R5,0≤τ . 

Если кровельный настил крепится к прогонам жестко и образует сплошное по-

лотнище, то скатная составляющая воспринимается самим кровельным настилом (рас-

чет креплений см. в р. 7.4.5) и тяжи не требуются, а прогоны рассчитывают только на 

нагрузку xq .  

Общую устойчивость прогонов не проверяют, так как устойчивость их обеспе-

чивается кровельным настилом. 
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Прогиб прогонов  f  определяют  только в плоскости их бóльшей жесткости и 

сравнивают с предельным значением  fu  (см. табл. Д.1 [6]). 

Согласно примечанию к п. 10.4 [6] при расчете прогонов покрытий следует учи-

тывать локальную неравномерность снегоотложений введением коэффициента μ = 1,1. 

Этот коэффициент вводится в расчетное и пониженное нормативное значение снеговой 

нагрузки при расчетах по ПС-I и ПС-II. 

Сплошные прогоны крепят к поясам ферм при помощи коротышей из уголков. 

При шаге ферм 12 м применяют сквозные прогоны в виде ферм (рис. 9.23 а,б,в) 

или перфорированных балок (рис. 9.21е). 

Сквозные прогоны рассчитывают как легкие фермы с неразрезными верхними 

поясами. При этом верхний пояс работает на сжатие с изгибом в плоскости наибольшей 

жесткости. Остальные элементы сквозных прогонов испытывают продольные усилия. 

9.9.3. Основы расчета стальных профилированных листов по прогонам  

для кровли в покрытиях зданий с применением легких ферм 

В настоящее время для изготовления стальных профлистов  действуют ГОСТ 

24045-2016, СТО 57398459-18-2006 (СТП/ПП/18),  СТО 0043-2005 (02494680, 

17523759).  

Основными характеристиками несущего профлиста являются высота гофра  

hн  и толщина tн. 

Для устройства кровель применяют профлисты с высотой гофра  hн = 57 – 153 

мм и толщиной  tн = 0,7 – 1,5 мм. 

Фирма STEELLION (г. Москва) выпускает профлисты с высотой гофра          
hн = 200; 206; 350 мм и толщиной  до  tн = до 1,5 мм. 

Профлисты с высокими гофрами могут перекрывать пролеты до 9 м в беспро-

гонных каркасах зданий и сооружений. 

В кровлях с прогонной компоновкой при шаге прогонов  3 м профилирован-

ные листы работают в зависимости от их компоновки по нескольким  балочным схе-

мам: однопролетной, двухпролетной и трехпролетной.  

В зонах действия снеговых мешков шаг прогонов уменьшают до 1,5 м, и, со-

ответственно, изменяется расчетная схема профилированного листа. 

В типовых беспрогонных кровлях при шаге ферм 4 м для профилированного 

листа применяют трехпролетную расчетную схему. 

Для кровель зданий, не имеющих перепадов высот и без светоаэрационных 

фонарей выбор типа (марки) профилированного листа можно приближенно принять по 

табл. 8.7 [2]. 

Для пониженных участков кровли с перепадами высот, вызывающих образо-

вание снеговых мешков, выбирают типы стальных профилированных листов на осно-

вании их прочностных расчетов. 

Для кровель с нагрузками, вызывающими необходимость повышения несу-

щей способности настила по условиям местной устойчивости стенок гофров на опорах, 

рекомендуется [15] проводить усиление надопорных участков настила с помощью 

вкладышей из отрезков профилей такой же марки, как и усиливаемый профиль, длиной 

по 300 мм в обе стороны от опоры. 

Расчет профилированных листов на прочность при поперечном изгибе на 
нагрузки от снеговых мешков на пониженных участках кровли или в местах перепада 
высот следует выполнять по формулам: 

( ) 1, ≤⋅⋅ cyминx RWМ γ ; ( ) 1≤⋅⋅⋅ csrrr RthQ γ , 

где  −M  изгибающий момент в профлисте как в полосе шириной 1 м; 
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−минxW , минимальный расчетный момент сопротивления рассматривае-

мой полосы профилированного настила; 

−yR  расчетное сопротивление материала листа; 

−sR  расчетное сопротивление стали на срез. 

−rQ  поперечная сила на одну стенку гофра профилированного листа; 

,rh  −rt высота и толщина стенки гофра листа. 

Прогиб профилированного листа проверяют по формуле: 

uff ≤  , 

где   −f  прогиб настила от нормативной равномерно распределенной 

нагрузки для полосы шириной 1 м как для балки с принятой расчетной схемой  (с уче-

том пониженной нормативной снеговой нагрузки); 

u
f  - предельно допускаемый прогиб по [6]. 

Местная устойчивость гладких стенок гофров (без ступенек) профилированного 

листа проверяют по формуле: 

( ) 1, ≤+ ccrlocloccr γσσσσ . 

Здесь: минxon WM ,=σ ;  ( )efrrloc lt ⋅= υσ ; 

где  −onM  максимальный изгибающий момент в гофре на опоре; 

−rυ  доля опорной реакции на одну стенку гофра; 

ref hrвl 5,12 ≤+= ; −b ширина полки прогона, −r радиус кри-

визны сопряжения стенки гофра с полкой ( 60≤rh мм – при 

3=r мм, 60>rh мм – при 5=r мм); 

crσ   и  −crloc ,σ значения критических напряжений по [2, стр.478]. 

При усилении надопорных сечений листов вкладышами локальные критические 

напряжения определяют по формуле 

crloccrloc k ,1,, σσ ⋅= . 

где −= 3kk  по табл. 8.11 [2]. 

Прочность самонарезающих винтов для крепления профлистов  проверяется  по 

формуле (8.20) [2]: 

19,0 NnN ⋅≤ , 

где  N – расчетное срезающее усилие, приходящееся на один гофр профнастила 

(при постановке винтов в каждом гофре); 

n – количество винтов в соединении; Gl– допускаемое срезающее усилие на один винт (см., например, табл. 8.12 

[2]).  
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