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Zeszyt poświęcony jubileuszowi 40-lecia pracy Prof. Dra Inż. Andrzeja Pszenickiego.

N ajgodniejszym sposobem uczczenia znakomitego profesora i inżyniera był, jest i pozo-
stanie zawsze hołd, oddany Mu w postaci zbiorowej pracy z dziedzin najbliższych,
przez Jego kolegów, uczniów i towarzyszy pracy.

Profesor Pszenicki oddał całe Swoje życie pracy w dziedzinie techniki konstrukcyjnej,
głównie w dziedzinie budowy mostów stalowych. Świadczą o tym liczne budowle mostowe
i inne dzieła techniczne, jakie wzniósł lub jakie powstały pod Jego kierunkiem w Polsce
i w Rosji; świadczą też o tym liczne zastępy uczniów, które kształcił i które poszły w świat,
stosując w życiu zasady nauk technicznych, przezeń wszczepione.
Te liczne zasługi spowodowały, że w rocznicą 40-lecia Jego pracy zawodowej zawiązał się
Komitet, składający się z kolegów, towarzyszy pracy i uczni prof. Pszenickiego, który po-
stanowił wydać na Jego cześć pracą zbiorową.
Niechaj ta praca świadczy o czci, miłości i sympatii, jaką cieszy się Jubilat.

Profesor Andrzej Pszenicki

A ndrzej Pszenicki urodził się 29 listopada
1869 r. w ziemi Piotrkowskiej. Uczęszczał
do szkół i ukończył gimnazjum w Piotrko-

wie z odznaczeniem (złoty me-
dal). Dalsze studia kontynuował
w Petersburgu. W r. 1894 ukoń-
czył wydział matematyczny Uni-
wersytetu Petersburskiego, w r.
zaś 1898 Instytut inżynierów dróg
komunikacji w Petersburgu. Po
wstąpieniu na służbę miejską w
Petersburgu, A. Pszenicki po-
święca się całkowicie mosto-
wnictwu. Zyskuje też w okresie
blisko świerćwłekowej pracy w
Rosji pokaźny dorobek na tym
polu.

Od roku 1898 do 1919, będąc
na służbie miejskiej w chara-
kterze inżyniera do projektowa-
nia mostów, następnie naczelni-
ka biura technicznego budowy i
przebudowy mostów i w końcu
naczelnego inżyniera przebudo-
wy mostów, bierze udział w bu-
dowie mostu Troickiego przez
rzekę Newę i kieruje projekto-
waniem, budową i przebudo-
wą 11 mostów drewnianych, 5 kamiennych i 27
żelaznych, w tej liczbie czterech zwodzonych.

624 . 2 (09) (438 : 47): 92 (Prof. A. Pszenicki)

W r. 1908 Andrzej Pszenicki bierze udział w
konkursie międzynarodowym na projekt mostu pa-
łacowego przez rzekę Newę w Petersburgu, Pro-

jekt mostu tego, przedstawiony
w dwóch wariantach został
wybudowany według jednego
z tych wariantów pod kierun-
kiem autora, jako naczelnego
inżyniera budowy- Za projekt
powyższy A. Pszenicki został
odznaczony przez Radę Inży-
nierską i Radę Instytutu inży-
nierów dróg komunikacji wielkim
złotym meialem. Odznaczenie
to było nadawane za najlep-
szy projekt mostu, zbudowa-
nego w Rosji, w ciągu dziesię-
ciolecia.

Wśród licznych prac inżynier-
skich A. Pszenickiego z okresu
1900 — 1919 r. znajdują się pro-
jekty szeregu największych mo-
stów, wykonanych w Rosji, jak:
mostu kolejowego \ drogowego
przez rzekę Wołgę w Saratowie
o długości 2250 m, części rucho-
mej mostu kolejowego Peters-
burg — Rybińsk przez rzekę

Newę i projekt mostów kolejowych przez rzekę
Wołgę koło Kazania i Symbirska oraz przez rzekę
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Mstę w Borowiczach, wykonane wspólnie z prof.
Bielelubskim.

Za pracę pod tytułem: „Zastosowanie łuków
trójprzegubowych do mostów zwodzonych" Rada
Instytutu inżynierów dróg komunikacji nadała mu
tytuł doktora nauk inżynierskich.

W r. 1901 A. Pszenicki został powołamy na asy-
stenta przy k-atedrze budowy mostów w Instytucie
inżynierów dróg komunikacji w Petersburgu; w
r. 1908 był mianowany wykładowcą etatowym i w
tymże roku był delegowany przez Instytut w ce-
lach naukowych zagranicę. W r. 1915 objął ka-
tedrę budowy mostów w Żeńskim Politechnicznym
Instytucie w Petersburgu, a w r. 1916 objął także
katedrę w Instytucie inżynierów dróg komunikacji,
zaś w roku 1917 katedrę mostów w Instytucie in-
żynierów cywilnych w Petersburgu, początkowo w
charakterze profesora nadzwyczajnego, następnie
zwyczajnego.

Należy wspomnieć, że w ciągu pobytu swego
patriota, zarówno na stanowisku opiekuna ko-
ścioła św. Katarzyny, które piastował od r. 1905
kościoła św. Katarzyny, które piastował od r. 1905
aż do czasów bolszewickich, czy też jako; protektor
polskich organizacyj dobroczynnych i oświatowych,
które wspomagał czynnie oraz skutecznymi zabie-
gami u władz.

Prof. Pszenicki był jednym z nielicznych Pola-
ków na wysokich stanowiskach w Rosji, którzy nie
obawiali się umieścić na swoim mieszkaniu ta-
bliczki w języku polskim,

Zasługi prof. Pszenickiego dla kolonii polskiej
w Petersburgu opisane są w wydrukowanej nie-
dawno książce: „Działalność kościoła Św. Kata-
rzyny w Rosji i zgrupowanych przy Kościele Orga-
nizacyj",

W latach 1919—1921 prof. Pszenicki doprowa-
dził do porządku szereg mostów zniszczonych pod-
czas woijtiy w Estonii i wykonał projekt mostu że-
laznego przez rzekę Narowę w Narwie. W tym
czasie został wybrany i zaproszony do objęcia Ka-
tedry budowy mostów na Politechnice Ryskiej w
charakterze profesora zwyczajnego.

W kwietniu 1921 roku przybył do Warszawy,
będąc już mianowany profesorem zwyczajnym Ka-
tedry budowy mostów w Politechnice Warszaw-
skiej ,

W r, 1923 został wybrany na członka czynnego
Akademii Nauk Technicznych. W r, 1925 powoła-
ny został na członka Rady Technicznej przy Mi-
nistrze Komunikacji. Od r, 1926 był konsultantem
w Ministerstwie Robót Publicznych i następnie w
Ministerstwie Komunikacji,

Od r, 1923 do 1929 był Dziekanem Wydziału In-
żynierii Lądowej, a od r, 1929 do 1932 Rektorem
Politechniki Warszawskiej,

W tym czasie ufundował proi. Pszenicki sztan-
dar Bratniej Pomocy Studentów Politechniki War-
szawskiej.

Za prace, zgłoszone na Międzynarodowym Kon-
gresie w Liege w r, 1930, przyznano prof. Pszenic-
kiemu przez Jury Superieur „Hommage de grati-
tude",

W r- 1934, w uznamiu wielkich zasług proif,
Pszenickiego, Koło; Inżynierów Dróg i Mostów
przyznało Mu tytuł swego Członka Honorowego.

Od r. 1935 jest prof. Pszenicki prezesem Zwią-
zku Polskich Inżynierów Budowlanych, organiza-
cji, która pod Jego kierunkiem rozwija się, przy-
sparzając budownictwu polskiemu wiele realnych
korzyści w postaci norm, warunków technicznych,
referatów i t- p. prac, wykonywanych przez Zwią-
zek.

W r . b. został prof. Pszenicki obrany Prezesem
Rady Naczelnej Towarzystwa Przyjaciół Młodzie-
ży Akademickiej, oraz członkiem honorowym Pol-
skiego Związku Inżynierów Budowlanych.

Za czasów Polski niepodległej wykonano wed-
ług projektów prof. Pszenickiego, a częściowo i pod
Jego kierunkiem, wiele bardzo poważnych budo-
wli inżynierskich. Ważniejsze z nich są następu-
jące:

a) wieże radiotelegraficzne wysokości 123 m
w Warszawie,

b) przebudowa konstrukcji stalowej fabryki Sol-
vay'a w Mątwach pod Inowrocławiem, ze
zwiększeniem wysokości z, 23 m do 43 m,

c) most kolejowy przez Wisłę pod Sandomie-
rzem,

d) most przez rzekę Brdę na linii kolejowej Ka-
lety — Podzamcze,

e) most kolejowy na łącznicy Warszawa — Go-
łąbki,

/) most drogowy przez Niemen w Grodnie,
g) konstrukcja Dworca Głównego w Warszawie,
h) centralne warsztaty w Dęblinie z halą roz-

piętości 43 m,
i) hangary rozpiętości 50 m lotniska na Okęciu,
/) most drogowo-kolejowy przez Wisłę w Płoc-

ku (obecnie w budowie).
Pod kierunkiem prof. Pszenickiego wykonano

projekty mostów przez Wisłę we Włocławku i w
Krakowie.

W literaturze techniczniej, w dziedzinie mostów
i komstrukcyj inżynierskich, nazwisko prof. Psze-
nickiego zapisane jest na czołowych kartach.

Cały szereg prac o mostach projektowanych
i wykonanych w Rosji ogłoszono drukiem w języku
rosyjskim,

Praca pod tytułem „O zastosowaniu łuków trój-
przegubowych do mostów zwodzonych" ogłoszona
została w języku polskim, francuskim i rosyjskim.
„Zastosowanie stali wysokowytrzymałościowej do
mostów" ogłoszono; drukiem po- polsku (sprawozda-
nia Warszawskiego Towarzystwa Politechniczne-
go) i po francusku.

Obie powyższe prace były referowane na Kon-
gresie mostów i konstrukcji w Liege w r. 1930.
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Publikacje o moście kolejowym przez Niemen
ogłoszono w „Przeglądzie Technicznym".

Również w tym samym piśmie ogłoszono „Bada-
nia pewnych połączeń spawanych", pracę napisaną
łącznie z dr. F. Szelągowskim. Praca ta opubliko-
wana została również po niemiecku p. t. ,,Die
Untersuchungen einiger Schweissverbindungein" w
IV tomie publikacyj Kongresu Konstrukcyj Mosto-
wych i Inżynierskich — Zurych 1936 r,

W „Czasopiśmie Technicznym" wydrukowano
prof. Pszenickiego „Budownictwo szkieletowe
przemysłowe" (w r. 1935).

Wreszcie najbardziej może cennymi dla szero-
kiego ogółu inżynierskiego są opublikowane prace
prof. Pszenickiego z zakresu Jego wykładów, a mia-
nowicie :

a) Kurs budowy mostów; część ogólna i mosty
drewniane (skrypta).

b) Mosty stalowe (w Podręczniku Inżynierskim
t. II. r. 1928).

W r. b. ukaże się dzieło „Mosty" „Część ogól-
na" i „Mosty driewniiaime", jak© część pierwsza wy-
dawnictwa, którego tomem drugim będą „Mosty
stalowe".

Jako profesor mostów Politechniki Warszaw-
skiej, projektant wielu koostrukcyj, doradca tech-
niczny i kierownik wykonywanych robót, stworzył
Andrzej Pszenicki swoją własną szkołę inżynierów,
która, w myśl Jego nauki i wpajanych zasad, dąży
do wznoszenia dzieł sztuki inżynierskiej w sposób
trwały, świadomy, zgodnie z obecnym stanem wie-
dzy praktycznej i teoretycznej. Szkoła prof.
Pszenickiego rozwija się coraz bardziej w obec-
nych czasach i jest charakterystyczną epoką w hi-
storii mostownictwa polskiego.

Na terenie wojska prof. Pszenicki pracował jako
doradca techniczny i rzeczoznawca, oraz jako wy-
kładowca.

Pierwszy z tych działów jest typowym przykła-
dem wykorzystania przez wojsko wybitnego spe-
cjalisty. Trudno na tym miejscu omawiać szcze-
góły tej pracy; dla uwypuklenia jej znaczenia wy-
starczy wspomnieć głośną swego czasu sprawę pre-
tensji firmy Rołh-Wagnera i rolę, jaką w pomy-
ślnym dla nas załatwieniu tej sprawy odegrał w
charakterze konsultanta Ministerstwa Spraw Woj-
skowych prof. Pszenicki.

Mniej efektowną doraźnie, lecz obliczoną na
daleką metę, jest Jego praca pedagogiczna w
wojsku,

Budowa i odbudowa mostów, to jeden z głów-
nych działów pracy saperów na wojnie. Przy or-
ganizowaniu podstawowej szkoły, z której wycho-
dzą oficerowie saperów, do największej trudności
należało uzyskanie wykładowcy budowy i odbu-
dowy mostów ciężkich, który by potrafił: wybrać
z tego ogromnego materiału najbardziej istotne
rzeczy, nauczyć tego dobrze w ciągu stosunkowo
niewielkiej ilości godzin, ponadto zaszczepić umie-
jętność prostego i życiowego rozwiązywania, wy-

łaniających się w czasie budowy trudności tech-
nicznych.

Na prośbę władz wojskowych prof. Pszenicki
zgodził się zostać wykładowcą w Szkole Podcho-
rążych Saperów i jest nim bez przerwy aż do
chwili obecnej.

W pracę tę włożył nie tylko zamiłowanie i obo-
wiązkowość, lecz także cały swój sentyment do
Armii Narodowej.

Prof. Pszenicki lubi swych wojskowych słucha-
czów, a że ma ich na każdym roczniku stosunkowo
niewielu, więc mogą, studiując dział mostów, ko-
rzystać z częstej i bezpośredniej z Nim styczności.
Jeżeli uprzybomnimy sobie, że wszyscy oficerowie
saperów, którzy ukończyli pokojową szkołę, są
uczniami prof. Pszenickiego, to dopiero uwypukli
się znaczenie tego wpływu, jaki siłą rzeczy wielki
praktyk i uczony musi wywierać na rozwój umy-
słowości swych wychowanków,

Około roku 1930 Ministerstwo Spraw Wojsko-
wych, chcąc zapewnić sobie potrzebną ilość spe-
cjalistów, rozpoczęło odkomenderowywać oficerów
na studia w Politechnice Warszawskiej. Prof. Psze~
nicki został kierownikiem tego, tak zwanego Stu-
dium Wojskowego, Sprawując ogólny nadzór nad
pracą odkomenderowanych oficerów, przez celową
organizację studiów w dużej mierze przyczynia .się
do szybkiego i pomyślnego uzyskiwania dyplomów.

W ostatnich latach dojrzała konieczność zorga-
nizowania dla oficerów saperów Wyższej Szkoły
Inżynierii, która bardziej odpowiadałaby potrze-
bom wojska, aniżeli Politechnika. Saperzy potrze-
bują bowiem pewneij ilości specjalnie wyszkolonych
oficerów-techników, gdyż w swoich pracach wojen-
nych spotykają się z bardzo różnorodnymi zagad-
nieniami technicznymi.

Rzecz prosta, absolwenci Wyższej Szkoły Inży-
nierii nie mOigą posiadać ogólnikowego, encyklope-
dycznego wykształcenia technicznego, lecz muszą
umieć: w każdym zagadnieniu uchwycić istotę rze-
czy, w większości wypadków radzić sobie samemu,
w skomplikowanych kwestiach umieć sformułować
zagadnienie i wykorzystać specjalistów,

Ustalenie właściwego zakresu każdego działu stu-
diów, sharmonizowanie ich ze sobą, wybór odpo-
wiedniej metody pracy stanowią nieprzeciętną tru-
dność i zadecydują o kwalifikacjach absolwentów
Wyższej Szkoły Inżynierii. Tę trudność profesor
Pszenicki z całą gotowością wziął na Siebie, obej-
mując, niezależnie od pracy w Szkole Podchorą-
żych Saperów, kierownictwo nauk technicznych
w Wyższej Szkole Inżynierii.

W ten sposób, mimo oderwania przed 40 laty
przez splot ówczesnych stosunków od ziemi Ojczy-
stej, znalazł się A. Pszenicki w czołowym szeregu
Budowniczych Polski Odrodzonej i zapisał się
trwale swą pracą w historii techniki polskiej.
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Nowy gmach Biblioteki Jagiellońskiej w Krakowie

N owy gmach Biblioteki Jagiellońskiej w Kra-
kowie (rys. 1) składa się z następujących
części: a) magazynów bibliotecznych (księ-

gozbioru), b) czytelni, c) pomieszczeń biurowych
i innych mniejszych drugorzędnych ubikacyj. Ma-
gazyny biblioteczne mieszczą się w obu skrzydłach
części frontowej, czytelnia w środkowym trakcie
skrzydła tylnego. W konsekwencji tego założenia
budynek ma w rzucie poziomym kształt odwró-
conej litery T. Część frontowa, tworząca poziomą
kreskę tej litery, stanowi blok o długości 76 m,
a szerokości 17 m. Część tylna, mieszczca w sobie
czytelnię, niejako pionowa kreska tej litery ma
w rzucie wymiary 42 X 36 m.

Księgozbiór ma 8 pięter. Wysokość tej części
budynku łącznie z parterem, suterenami i konstruk-
cją dachu wynosi 27,50 m, przy czym dach jest
płaski o bardzo małym spadku. Sala czytelniana
•ma (wysokość 9,30
m i jest przykryta
wysokim dachem
ze świetlikiem w
środku i ubikacja-
mi pomocniczymi,
'jak ciemnie foto-
graficzne po bo-
kaich, Wymiary
czytelni w rzucie
wynoszą 17,5 X 30
m, wymiary pozio-
me świetlika 8 X
X 24 m.

Konstrukcja księ-
gozbiorów.

Sale księgozbio-
ru mają długość 75
m, a szerokość
15,60 m. Przy pro-
jektowaniu kon-
strukcji tej części
budynku obowiązywały natępująoe zasady nowo-
czesnego1 budownictwa 'bibliotecznego':

1) Wysokość kondygnacji powinna wynosić oko-
ło- 2,20 m, gdyż przy większych wysokościach wyj-
mowanie i wstawianie książek ma górne półki jest
utrudnione.

2) Wobec małej wysokości kondygnacji grubość
stropów ze względów ekonomicznych powinna być
jak najmniejsza. Jest bardzo wskazane, aby nie
przekraczała 8 cm.

3) Najkorzystniejsza szerokość przejść między
półkami wynosi około 1 m, szerokość półek 25—
30 cm. Osiowa odległość dwustronnych półek po-
winna zatem wynosić około 1,50 m.

4) Środkiem księgozbioru powinien prowadzić
chodnik (korytarz) szerokości około 2 m, a przy
ścianach zewnętrznych chodniki węższe o szero-
kości 0,80—1,00 m.

5) Roizmieszcz.enie słupów i belek stropowych
(podciągów) należy przystosować do ustawienia

półek.

Rys. 1.

6) Przekrój słupów powinien mieć kształt wy-
dłużonego prostokąta o jednym boku równym sze-
rokości półek, a drugim jak najmniejszym. Wzglę-
dy statyczne i konstrukcyjne określają to minimum
na 1(2—15 cm, Przekrój powinien być zamknięty,
aby się w słupach nie gromadził kurz, a z drugiej
strony powinien być wewnątrz pusty, aby można
było środkiem przeprowadzić kanały wenitylacyjne.

Z powyższych warunków wynika, że zewnętrzny
obrys słupa na wszystkich kondygnacjach ma być
jednakowy, pomimo zwiększającego się ku doło-
wi — i to w znacznym stopniu — obciążenia.

7) Strop w przejściach powinien być od spodu
gładki, a żebra mogą wystawać tylko w osi półek,
gdzie są zakryte książkami. Układ belek może być
przeto tylko poprzeczny, a ponieważ szerokość
traktów jest zazwyczaj znaczna, więc przekrój be-
lek wypada dość duży.

8) Wszystkie
"1 przejścia między

i rzędami półek po-
winny być oświe-
tlone oknami, 'które
wobec tego należy
roizimieścić w od-
stępach równych
osiowemu rozsta-
wieniu półek (ok.
1,50 m). Pizy tym
okna powinny być
możliwie jak naj-
szersze, a w kon-
sekwencji filary jak
najwęższe, co przy
wyższych budo-
wlach prowadzi do
konstrukcji szkie-
letowej stalowej
lub żelazobe tono-
wej.

Zgodnie z po-
wyższymi zasadami przyjęto wysokość kondy-
gnacji 2,24 m w świeltle, równą wysokości pó-
łek. Półki ustawiono w dwóch szeregach po' obu
stronach przejścia środkowego o* szerokości 2 m
(rys. 2), Odległość półek od ścian podłużnych wy-
nosi 80 cm, a odległość między sąsiednimi rzędami
półek 1,00 m w świetle, Szerokość półek pojedyn-
czych (przy ścianach szczytowych budynku) wy-
nosi 25 cm, zaś szerokość normalna (półki podwój-
nej) 2 X 25 cm = 50 cm. Osiowa odległość fila-
rów międzyokiennych wynosi zatem 1,00 -)- 0,50 =
1,50 m.

Konstrukcja sal księgozbioru składa się z nastę-
pujących elementów: a) słupów zewnętrznych, któ-
re są jednocześnie filarami międzyokiennymi,
b) słupów środkowych, c) stropów (rys. 3).

Słupy zewnętrzne są wykonane z żelazobetonu,
Ze względów montażowych zastosowano jednak
prowizoryczne słupy stalowe, obliczone na sam cię-
żar własny konstrukcji stalowej, a następnie je obe-
tonowano (rys. 4), Przekrój słupów prowizorycz-

. ..-i
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nych wliczono do uzbrojenia słupów żelbetowych,
przyjmując współczynnik n — 20,

Słupy środkowe umieszczono na czołach rzędów
półek. Tworzą one zatem dwa sizeregi po obu stro-
nach środkowego przejścia i są rozmieszczone w
odstępach 1,50 m oś od osi. Odstęp między szere-

S69/-

gami wynosi 2 m w s'wietle. Wymiary przekroju
słupów uwarunkowane względami estetycznymi
i konstrukcyjnymi były z góry dane i miały wynosić
50 cm (szerokość półek) X 13 cm,

Poza tym, w myśl specjalnego żądania kierownic-
twa budowy, należało przy projektowaniu słupów
uwzględnić możliwość urządzenia wlotów do kana-

łów wentylacyjnych w dowolnym poziomie według
późniejszych wskazówek instalatora.

Stosownie do tych wymogów zaprojektowano słu-
py o przekroju skrzynkowym 500X130 mm, skła-
dającym się z dwóch ceówek Nr, 12, zwróconych
stopkami do środka, i blach nakładkowych grubo-

Rys. 3.

ści 4—6 mm (rys. 5). Późniejsze prostokątne otwo-
ry dla wentylatorów wycinano w blachach nakład-
kowych za pomocą palnika tlenowo-acetylenowego.

Dawniej stosowano w księgozbiorach słupy ażu-
rowe, wykonane z ceówek lub z kątówek, powiąza-
nych kratą z płaskowników (np, w Bibliotece Uni-
wersyteckiej we Lwowie). Ponieważ konstrukcja
taka powodowała gromadzenie się kurzu i wszel-
kiego rodzaju zanieczyszczeń, przeto zazwyczaj
osłaniano ją następnie dodatkowo cienkimi blacha-

Skrzynkowe słupy Biblioteki Jagiellońskiej sąmi.

Rys. 4.

pod tym względem daleko praktyczniejsze. Wyko-
nanie takich gładkich słupów stało się jednak moż-
liwe wyłącznie dzięki zastosowaniu spawania. Spa-
wanie odbywało się w ten sposób, że najpierw łą-
czono jedną blachę z ceówkami za pomocą spoin
wewnętrznych, następnie powlekano powierzchnię
wewnętrzną słupa minią i wówczas dopiero przy-
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twierdzano drugostronną blachę spoinami umiesz-
czonymi w narożach zewnętrznych (rys. 6).

250

Rys. 5.

W dolnych kondygnacjach wzmacniano przekrój
słupa przez dodanie dwuteówki Nr. 12 w środku
słupa (rys. 7). Słup taki sporządzano w następują-
cy sposób: Z jednej strony damo blachę (szerokość
blachy 480 mm) na całą szerokość słupa, z drugiej
zaś dwie blachy o> szerokości 235 mm. Blachę pełną
łączono z jedną z ceówek i z dwuteówką przy po-
mocy spoin, umieszczonych z obu stron stopek pro-
fili (po 2 spoiny na każdy profil). W ten sposób
powstała pierwsza składowa część słupa. Drugą
część tworzyła jedna połówka drugostronnej blachy
połączona z drugą ceówką słupa również za pomocą
dwu spoin. Trzecią część składową tworzyła druga
połówka drugostronnej blachy (rys. 8). Wszystkie
trzy części powlekano od wewnątrz minią, a na-

•Spoina tigctfa 4x4

Spoina 5*5x/5 z przerwa 150

Spoina cigpfa 5*5/^

R\s. 6.

stępnie składano w całość i spawano na wolnych
krawędziach ceówek oraz w szczelinie, utworzonej
między blachami o szerokości 235 mm na stopce
dwuteówki. Wszystkie podłużne spoiny wykonano
jako ciągłe.

Stopy słupów wykonano z blach o grubości 30 mm
bez pionowych żeber usztywniających. Do płyt
podstawowych przysipojono od dołu żebra w kształ-

.i.

1

cie krzyża, które zastąpiły śruby do umocowa-
nia płyt w głowicach filarów fundamentowych. Że-

bra te wykonano z
płaskowników i przy-
twierdzono do płyt
spoinami ciągłymi.
Jest to iypowy przy-
kład takiej konstruk-
cji spawanej, która
zastępuje jednolite
odlewy stalowe (rys.
9) i przypomina je zu-
pełnie ksiztałtem zew-
inę!tr.znym.,|

Styki słupów dawa-
no co 2—3 kondygna-
cje, stosując kon-
strukcję kombinowa-
ną z płytą poprzecz-
ną grubości 20 mm,
schowaną w obrysie
słupa i z dwustronny-
mi przykładkami na
przedłużeniu blach
słupowych (rys. 10).
W poprzecznych pły-
tach stykowych wy-
cięto otwory 60X340
mm dla przeprowa-
dzenia kanałów wen-
tylacyjnych.

W poziomie stro-
pów umieszczano we-
wnątrz słupów uszty-

>• wnienia poprzeczne,
składające się z 2 par
poziomych ceówek i 2
pionowo ustawionych
krótkich kawałków
dwuteówek. Pomię-
dzy stopkami ceówek
ziosltawałia, wolna
przestrzeń dla kana-
łów wentylacyjnych
szerolklości 3p mm
(rys. 11), Ponadto w
połowie wysokości
kondygnacji dawano
lekkie usztywnienia,
składające się z 2 po-
ziomych kątówek nie-
równoramienych, u-
mieszczonych naprze-
mianlegle w ten spo-
sób, żeby nie prze-
szkadzały wentylacji
(rys. 12).

Słupy montażowe
filarów międzyokien-
nych wykonano z dwu
ceówek Nr. 8, powią-
zanych w poziomie
stropów kąitówkami,
które słiużyły jedno-
cześnie do podparcia
końców belek stropo-

wych, oraz łącznikami z płaskówek 80 X 8 w po-
łowie wysokości pięter (rys. 13).
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Stropy mają całkowitą grubość 8 cm, w czym
1 cm posadzka, a 7 cm żelbetowa płyta stropowa.
Stalowe betlki stropowe są rozstawione, tak samo
jak słupy, co 1,50 m i trafiają w osie słupów. Biegną
one w poprzek budynku, tworząc belki 3-przę-

1

a tylko w wąskich przejściach przyściennych są wi-
doczne pod stropem.

Opisany przekrój belek pod względem statycz-
nym nie jest szczególnie korzystny, ale za to ze

Spoina agę/a 4x4

Rys. 8.

l i i «i

11.

słowe o rozpiętościach 7+2+7 m. W środkowym
przęśle nad korytarzem przekrój belki składa się
z dwu kątówek 70X70XHi ustawionych stopkami

270

Spoina 10»IG dokoła 1

•30 c/f.95

Rys. 9.

w dół i schowanych całkowicie w płycie stropowej
(rys. 14). W przęsłach skrajnych belka ma wyso-
kość 300 -mm, równą sumie grubości płyty oraz wy-
sokości górnej ikonidygniacji półek. Przekrój ten
składa się z blachy pionowej 300 X 15 mm
(rys. 15). Środmik i pas dolny kryją się w półkach,

crf

i

i M

2 L 50*100 *10c/ł.501

Rysj 12.

Rys. 10. Rys. 13,
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względu na wymienione we wstępie wymagania
estetyczne i utylitarne stanowi rozwiązanie najbar-
dziej racjonalne. Gdyby pas dolny wykonać z ką-

Rys. 14.

tówek, to profil taki zajmowałby wiele miejsca
i przeszkadzałby w należytym ułożeniu książek na

Konstrukcja dachu nad czytelnią.

Przy projektowaniu dachu nad czytelnią, która
stanowi integralną część prawie każdej biblioteki,
trzeba było* również uwzględnić pewne specjalne
warunki budownictwa bibliotecznego. Przede wszy-
stkim chodziło o zapewnienie należytego oświetle-
nia czytelni, a następnie o zarezerwowanie w obrę-
bie konstrukcji dachowej miejsca na różne pomoc-
nicze ubikacje biblioteczne, a zwłaszcza ciemnie fo-
tograficzne. Nad środkową częścią dachu wznosi
się zatem świetlik, który zajmuje połowę rozpięto-
ści dachu, to jest 9 m. Boczne trakty dachu o sze-
rokości 4,50 m mają z wierzchu i od spodu przy-
krycie nieprzezroczyste i są oddzielone pełnymi
ściankami od środkowego świetlika.

1

Rys. 15. Rys. 16.

górnych półkach. Odwrócenie zaś górnych kątówek
stopkami ku górze pozbawiłoby płytę żelbetową do-
godnego oparcia i trzeba by ją było w jakiś sztucz-
ny sposób podwieszać do konstrukcji stalowej.

Ze słupami łączą się belki stropowe na dotyk za
pomocą spoin pachwinowych na całym obwodzie
Dla ułatwienia montażu belek przytwierdzano do
słupów spoinami szczepnymi krótkie kątówki pod-
porowe, które następnie, po przytwierdzeniu belek,
odpalono, aby nie psuły gładkiego wyglądu słu-
pów (rys. 16),

W części środkowej budynku, gdzie jest tylko
jeden rząd słupów, belki są wykonane jako ciągłe
dwuprzęsłowe o rozpiętości 9,7 m i przechodzą
przez słupy na wylot. Z uwagi na większą rozpię-
tość mają odpowiednio mocniejsze profile przy nie-
zmienionej wysokości (300 mm).

Połączenie poszczególnych części przekroju bel-
ki, a więc kątówek przęsła korytarzowego między
sobą, zaś w przęsłach skrajnych kątówek i pła-
skówek z blachą średnika, na jej krawędziach gór-
neij i dolnej, wykonano za pomocą spoin ciągłych
wpuszczonych. Nie było bowiem w tego rodzaju
przekrojach miejsca na wykonanie spoin pachwi-
nowych.

Więzary dachowe są rozstawione co 3 m (rys.
17). Zaprojektowano je jako wieloboczne łuki dwu-

Kys. 17.

przegubowe ze ścięgnem poziomym rozpiętości
18 m, z nasadzonymi trójkątnymi ramami świetlika.
Kształt łuku przyjęto wedle linii sznurowej jego
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obciążeń. Łuk wznosi się przeto stosunkowo stromo
ku górze, osiągając u nasady świetlika wysokość
3,25 m, nie wiele się różniącą od strzałki łuku,
która wynosi 3,67 tn (rys. 18). Obrany kształt wię-
zara uwzględnia konieczność umieszczenia wyżej
wspomnianych ulbikaeyj w skrajnych traktach da-

Przy wyborze przekrojów więzara zwracano uwa-
gę również na to, aby jak najmniej zacieniały dol-
ny witraż. Z tego powodu łuk wykonano- z 2 ceó-
wek zwróconych ku sobie stopkami i tworzących w
ten sposób rurę prostokątną o małych stosunkowo
wymiarach, a znacznej wytrzymałości na zgi-

'. Li

chu, a jednocześnie stwarza dogodne warunki dla
dobrego oświetlenia czytelni, Więzar kratowy nie
nadawałby się pod tym względem zupełnie, po-
nieważ przekąinie rzucają na plafon najbardziej
niespokojne cienie, szkodliwe dla samego oświetle-
nia i niepożądane ze względów estetycznych.

nanie i na wyboazenie (rys. 19), Ścięgno wy-
konano z teówfci, wieszaki zaś podtrzymują-
ce ścięgno w częściach zakrytych z teówek, a w
obrębie świetlika z prętów okrągłych, aby jak naj-
mniej cienia rzucały na plafon. Wieszaki są prze-
puszczone na wylot przez dźwigar rurowy i przy-
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twierdzone od góry i od dołu spoiwami (rys. 20).
Nasadzony na więzarze świetlik jest wykonany ja-
ko rama trójkątna z teówek ze słupkami pionowy-
mi w miejscach, na których spoczywają płatwie.
Łożyska (przeguby) są wykonane z grubych blach,

Rys. 19.

łączonych spoinami. Szczegóły łożyska obrazuje
rys. 21. Ścięgno1 przechodzi na wylot przez wycięty
w dźwigar ze otwór teowy i z obu stron jest do nie-
go przytwierdzone mocnymi spoinami czołowymi.

Więzar był dostarczony na budowę w dwóch po-
łowach, które łączono w osi spoinami montażowy-
mi. Łączenie wieszaków, ścięgna i świetlika odby-
wało się również na montażu.

Wykonanie konstrukcji.

Spawanie w warsztacie odbywało się w specjal-
nych przyrządach stalowych spawanych, zaprojek-

bl.470x8(płate»)
1 80*80*9

towanych dla każdego rodzaju robót. Przyrząd do
spawania słupów (rys. 22 i 23) składał się z, dwóch
dźwigarów dwuetowych o długości nieco większej
od długości słupów. Do jednego z dźwigarów od
spodu były diospo-jone w odstępach około 1,5 m po-
przeczki z ceówek, a nad nimi rozpory z ceówek
tej samej wielkości. Na końcu dolnych ceówek
znajdowały się suporty z kątówek, w których osa-
dzone były korby o nagwintowanym wale. Drugi
dźwigar, swolbodny, wstawiano pomiędzy 'końce roz-
porek, a płytki osadzano na końcach wałów korbo-
wych. Od góry do obu dźwigarów były przytwier-
dzone również w odstępach ok. 1,5 m kawałki ką-
tówek oraz ramki z płaskówek. Przez dokręce-
nie korbką, naciskającą na dźwigar swobodny, usta-
lano dokładnie odległość górnych kątówek na wy-
miar 500 mm, równy szerokości słupów. W ten spo-
sób otrzymywano w odstępach 1,5 m dokładnie wy-
mierzone ramki, w fotórych obrębie można było spo-
jenie wykonać sprawnie, bez obawy o powstanie
odkształceń termicznych, lub przypadkowych prze-
sunięć. Do ustalenia wymiaru długości słupa słu-
żył pałajk oibracalny, na którego wale były osadzone
mimośrodowo krążki regulujące długość słupa. Na
drugim końcu przyrządu była umocowana płyta
wzmocniona trójkątnymi żebrami, o którą się opie-
rała stopa słupa,

Przyrząd do spawania blachownie stropowych
(rys. 24 i 25) skłiadał się z 4 kątówek podłużnych,
połączonych ramkami z kątówek w odstępach 1,5 —
2 m. W kątówkach podłużnych osadzone były w od-
stępach 0,5 — 0,6 m, nagwintowane wałki z korb-
kami, za pomocą których ustalało się położenie bla-
chownicy w przyrządzie, Okrągłe pierścienie obej-
mujące ramki służą do łatwego obracania przyrzą-
du na wszystkie strony, w miarę jak tego' wymaga
wygoda spawania. Pierścienie te leżą na rolkach,
dzięki temu z łatwością moigą być obracane, a wraz
z nimi cały przyrząd i blacbownica.

J-J
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Rys. 21.
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Rys. 24.

Rys. 23. Rys. 25.
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Do przysipawania blach łożyskowych do blachow-
nie, a zarazem do kontroli prostości blachownicy,
służył przyrząd przedstawiony na rys. 26 i 27.

Projekt architektoniczny gmachu wykonał inż.
arch, Wacław Krzyżanowski, projekt konstrukcji

Rys. 26.

strulkcyjnymi i spawalniczymi kierował dyr. inż.
Klimosz. Bezpośredni nadzór nad robotami miał
inż. Nemeczek w warsztacie, zaś inż, Lenduszko ma

Rys. 27.

autor artykułu, który też miał nadzór ogólny nad
jej budową.

budowie. Z ramienia Władz Wojewódzkich spra-
wowali nadzór naczelnik wydziału budowlanego

Wykonanie konstrukcji powierzono' firmie Ziele- inż. Wąsowski i imż. Horn. Do spawania używano
niewski, kierowanej przez dyr, Dyducha, która wy-
wiązałia się z robót bez zarzutu. Robotami kon-

ALFONS CHMIELOWIEC 624 . 085 -f- 624 . 2 . 022.2

Stateczność stalowych mostów kolejowych
z uwagi na parcie wiatru

Ciężar właściwy powietrza y = 1,293 kg/m3.
Przyspieszenie ziemskie g = 9,81 m/sek2.
Masa jednostki objętości powietrza m = yfg.

Jeżeli powietrze jest w ruchu i posiada prędkość o,
to ilość ruchu czyli pęd powietrza zawartego w jed-
nostce objętości wynosi mv = v . y/g. Nieruchoma

* płaska zasłona o powierzchni F, prostopadła do
prędkości powietrza, niweczy w czasie t pęd po-
wietrza o objętości F . v . t, działając przez ten
czas siłą W- Według drugiej zasady dynamiki
F , V . t . v . y/g — W . t, parcie wiatru na zasłonę

F wynosi W =-~F v*, zaś parcie wiatru na jednost-

kę powierzchni czyli natężenie (ciśnienie) wiatru

„ = i o . = i | 3 . = 0,132M^,,..
g 9,ol m

Jeżeli prędkość wyrazimy w metrach na sekundę,
a natężenie w kilogramach na metr kwadratowy, to
w = 0,132 v2. Ale przed zasłoną F wytwarza się
poduszka zgęszczonego powietrza, która cząsteczki
powietrza odchyla od kierunku wiatru i kieruje
je ukośnie ku powierzchniom wolnym, więc ilość ru-
chu zniweczona jest nieco mniejsza i można przy-
jąć na podstawie doświadczeń okrągło

w = 0,125 u2,

a więc natężenie wiatru rośnie z kwadratem pręd-
kości powietrza,

Kierunek wiatru jest przeważnie poziomy, więc
narażone są nań pionowe płaszczyzny konstrukcji
mostowej, względnie pociągu, wozów. Wiatr może
wiać z dowolnej strony, wieje należy się liczyć

z kierunkiem prostopadłym do osi mostu, czyli pro-
stopadłym do płaszczyzny dźwigarów głównych.

P o d c z a s s i lne j b u r z y . . . .
,, s i l n e g o w i c h r u . . .
,, s i lne j b u r z y . . . .
,, s i l n e g o w i a t r u . . .

v m,'sek

30
40
34,6
44,7

w k g / m a

113
200
150
2 5 0

Były wypadki, że siła wiatru potrafiła most zbu-
rzyć lub przesunąć. Prof. Pszenicki przytacza ich
kilka J ) . Most na Wołdze na linii Rzewo — Wia-
zma o rozpiętości 107 m był przesunięty na łoży-
skach o 15 cm. W Szkocji wydarzyła się katastrofa
28 grudnia 1879, która pochłonęła ok. 50 ofiar.
Podczas silnego wichru dziesięć przęseł o rozpię-
tości 74 m mostu mad zatoką Tay pod Dundee na
wąskich filarach żeliwnych runęło wraz z pocią-
giem pośpiesznym do wody. Parcie wiatru musiało
tam wynosić 290 do 340 kg/m2. Od tego czasu
przyjmuje się w Anglii do' obliczeń wartość 'stosun-
kowo większą, niż w innych państwach w = 273
kg/m2. Zdarzają się wiatry jeszcze silniejsze, w
Szkocji obserwowano nawet 678 kg/m2, ale tylko
na małej powierzchni. Tak silne wiatry zdarzają
się nader rzadko. U nais mniej, niż w otoczonej
morzami Wielkiej Brytanii, dlatego' nie ma potrze-
by przyjmować więcej niż 250 kg/m2, co odpowiada
prędkości ok, 45 m/sek, tym bardzie1]', że na wy-
padek wiatru silniejszego most posiada jeszcze pe-

a) Kurs budowy mostów według wykładów prof. A. Psze-
nickiego. Część I, Warszawa 1926.
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wną rezerwę w przepisanych współczynnikach bez-
pieczeństwa. Tyle też przepisują nasze normy, za-
równo kolejowe jak i drogowe dla mostów nieob-
ciążonych ciężarem ruchomym. Przy bardzo silnym
wietrze ruch pociągów ustaje, gdyż wozom grozi
przewrócenie. Wobec tego w obliczeniu naprężeń
konstrukcji mostu obciążonego1 ciężaTem ruchomym
przyjmuje się według naszych norm kolejowych
150 kg/m2, czemu odpowiada prędkość powietrza
oik. 35 m/sek. Oczywiście, most obciążony wysta-
wiony jest na wiatr powierzchnią większą, niż most
nieolbciążony Jako powierzchnię obciążenia rucho-
mego wystawionego1 na wiatr, nasze normy kole-
jowe przyjmują pełny ruchomy prostokąt o wyso-
kości 3,5 m tuż nad główką szyny, drogowe zaś
2 m tuż nad jezdnią. Austria przyjmuje prostokąt o
wysokości 3 m, ale wzniesiony o pół metra nad szy-
ną. Polskie normy kolejowe, podobnie jak i normy
wielu innych państw, wyszczególniają więc dwie
wartości natężenia wiatru: 250 dla mostu nieobcią-
żoinego i 150 dla mostu obciążonego pociągiem. We
Francji i w Austrii przyjmuje się 270 i 170. Dla
każdej części konstrukcji mostowej należy wybrać
wypadek niekorzystnie jszy. Dla krzyżulców wia-
trownicy, które doznają naprężeń tylko od wiatru,
nie wiadomo z góry, co jest niekorzystniejsze, więk-
sza powierzchnia wystawiona na wiatr czy większe
natężenie wiatru. Dla części, w których naprężenia
od wiatru sumują się z naprężeniami od ciężaru ru-
chomego, z reguły ten ostatni przeważa, więc nie
ma potrzeby uwzględniać natężenia 250 kg/m2.
Inaczej dlla całości mostu, t. j . gdy chodzi o stałość
czyli stateczność mostu,

Most składa się z podpór i przęseł. Przęsło spo-
czywa na podporach za pośrednictwem łożysk czyli
poduszek, W dalszym ciągu ograniczymy się do ba-
dania przęsła, które będziemy krótko nazywali mo-
stem. Siła wiatru może most przesunąć lufo prze-
wrócić, o ile łożyska nie są zdolne wywierać re-
akcyj poziomych poprzecznie do osi mostu i re-
alkcyj ujemnych. Przesunięciu stawia opór siła tar-
cia mostu na łożyskach, przewróceniu zaś moment
stałości. Jedno, i drugie zależy od ciężaru mostu.
Jeżeli pociąg wjedzie na most, zwiększa się po-
wierzchnia wystawiona na wiatr czyli siła wiatru,
ale i ciężar (bo pociąg waży), a więc i moment sta-
łości. Więc nie wiadomo z góry, co niebezpieczniej -
sze, most obciążony pociągiem, czy most nieoibcią-
żony. W każdym razie niebezpieczni© jsze dla sta-
łości mostu są wozy lekkie, niż ciężkie. Nie byłoby
jieidmak celu brać pald razwagę ciężaru mniejszego
od teigo, jaki zabezpiecza woizy od wywrotu. Im sil-
niejszy wiatr, tym cięższe muszą być wozy, jakie
jeszcze mogą kursować. Ciężar jednostkowy po-
ciągu p jest proporcjonalny do natężenia wiatru
w, czyli

p — cw • • (1)
Jeżeli g oznacza ciężar jednostkowy mostu, t. j-
ciężar 1 m/b., to opór przeciw przesunięciu i prze-
ciw wywróceniu mostu jest proporcjonalny do sumy
p + g== p + cw. Siła zaś starająca się most prze-
sunąć lub wywrócić jest proporcjonalna do w.
Stopień bezpieczeństwa przeciw przesunięciu lub
wywróceniu mostu, jakikolwiek byłby jego ustrój,
jest więc proporcjonalny do

Zatem im silniejszy wiatr, tym większe niebezpie-
czeństwo przesunięcia lub wywrócenia mostu obcią-
żonego, pociągiem. Wystarczy więc zapewnić stałość
mostu przy najsilniejszym wietrze, przy jakim
jeszcze wozy kursują, t. j . ok. 150 kg/m.2. Oczy-
wiście most nieobciążony musi stawić czoło najsil-
niejszym możliwym wichrom. Tak ujmują sprawę
przepisy wielu pariistw. Żądają one zapewnienia sta-
łości mostu dla dwóch wypadków:

1. most miteob ciąż omy pociągiem, w=250 kg/m2,
2. most obciążony wazami odpowiednio lekkimi,

w = 150 kg/m2.

Natomiast polskie przepisy kolejowe żądają
stwierdzenia stałości mostu dla trzech przypad-
ków:

1. most nieobciążony, p — 0 w — 250 kg/m2

2. „ obciążony p = 1000 kg/m w= 150 „
3. „ „ p = 2200 „ w = 250 „

We wszystkich tych trzech przypadkach żądana
jest pewność n = 1,5 przeciw wywróceniu, zaś
n = 1,25 przeciw przesunięciu2). Spróbujemy
przepisy powyższe wytłumaczyć, zanalizować
i przedyskutować na tle tego, cośmy wyżej powie-
dzieli, zbadamy wpływ tych przepisów na ustrój
mostów o pomoście górnym i przekonamy się, że
najprostsze i najczęstsze typy mostów nie są w
stanie sprostać wymaganiom tych przepisów, nawet
kiedy uwzględnimy ciężar toru przed i za mostem.
Wobec tego 'zaproponujemy pewną zmianę w
brzmieniu tych przepisów, żeby je złagodzić. Wre-
szcie znajdziemy kryterium, dla wysokości konstruk-
cyjnej mosltu, która gwarantowała by spełnienie
przepisów istniejących lulb przez nas proponowa-
nych. W ten sposób ocalimy projektującego od
przykrych niespodzianek, od potrzeby powtarza-
nia całego projektu, jaka się łatwo może zdarzyć,
gdy .stateczność bada się po zaprojektowaniu
i skons truowaniu mostu.

Zbadajmy najpierw, czy ma rację bytu warunek
3, skoro go nie ma w przepisach innych państw
i skoro go nie stawiamy w obliczeniu naprężeń
poszczególnych części mostu3). Wszak obojętne
jest, czy katastrofa nastąpi wskutek złamania belki,
czy przez wywrócenie' Z drugiej strony przypa-
dek 3 jest nieprawdopodobny, skoro, jakeśmy to
mówili, ruch pociągów ustaje w czasie wielkich
burz. Tak, ale burza może się zerwać nagle i przy-
padek 3 może zajść, it, j . może się na moście znaleźć
pociąg lekki lmb ciężki, gdy natężenie wiatru wy-
nosi 250 kg/m2 4), albo nawet więcej, Most się
jeszcze nie złamie, bo naprężenie w poszczególnych
częściach konstrukcji choćby było znacznie więk-
sze od dopuszczalnego, to jeszcze dalekie jest od
granicy plastyczności, a tym bardziej wytrzyma-
łości materiału, dzięki dwu-, względnie 'trzykrot-
nemu współczynnikowi bezpieczeństwa, Natomiast
przeciw wywróceniu możemy żądać tylko 1,5-krot-
nej pewności, zatem most spełniający warunek 2

w w

2) Podręcznik Inżynierski prof. Bryły tom I, str. 774.
8) por. Thullie. Rozporządzenie mostowe Ministerstwa

Koi. Żel. Czasopismo Techn. 1923.
4) por. Kunicki. W sprawie rozporządzeń mostowych

Min. K. Ż. Czasopismo Techn. 1923.
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może nie dawać dostatecznej gwarancji przeciw
wywróceniu na wypadek pojawienia się pociągu
przy wietrze 250 kg/m2. Dlatego nasze przepisy
tej gwarancji żądają. Inna rzecz, czy potrzebna
jest pewność 1,5-krotna w tak mało prawdopodo-
bnym wypadku, skoro jest ona wymagana w wy-
padlku 2, dużo' prarwidopodlobinAeijiszym, Proponujemy
w wypadku 3 stosować pewność n = 1,25. Żąda-
nie te'j samej pewności dla wypadku 3 co dla wy-
padku 2 nie miałoby, przy ważności równania 1
sensu, gdyż, jak to wykazaliśmy, warunek 2 musi
być spełniony, skoro1 nim jest warunek 3, czyli że
warunek 2 jest zbyteczny.

Otóż właśnie równanie 1 nie jest spełnione w pol-
skich przepisach. Jeżeli h oznacza wysokość wozu,
s szerokość toru, to w chwili, gdy wóz zaczyna się

wywracać musi być (por. rys. 1) wh —- — p -r-, czyli

w rowu. 1,

c = — (2)

Dla kolei normalnotorowej s = 1,5 m, h = 3,5 m,
49 1

więc c = - ^ = 8 - 2 - = 8,16 m. Dla w = 150 kg/m2

o o
otrzymamy z równ. 1 p = 1225, zaś dla w = 250
kg/m2, p = 2 0 4 2 kg/m. Ożyli okrągło 1200 i 2000
zamiast 1000 i 2200, jak podają przepisy. Dla
w = 150 kg/m2 przepisy nasze są niepotrzebnie za
ostre, zapewniają one stałość dla wypadku, który
jest niemożliwy. Nie może bowiem przy takim
wietrze pociąg talk lekki stać lub jechać na torze,
a więc trudno przypuścić, że stoi na moście. Gdyby
zaś wicher zerwał się właśnie w chwili, gdy pociąg
taki przejeżdża przez most, to ani spełniony prze-
pis pociągowi nie pomoże, ani też niespełniony
przepis mostowi nie zaszkodzi: pociąg się wywróci,
a przez to powierzchnia wystawiona na wiatr się
.zimniejsizy. Natomiast dila w = 250 kg/m2 przepisy
nie zapewniają stałości molstu, nie przewidują bo-
wiem wypadku niajiniiekoinziystniiejsizegOi p=2042, któ-
ry jieist zupełnie możliwy. Go prawda jakaś pewność
istnieje i tutaj dzięki współczynnikowi bezpieczeń-
stwa, n = 1,5, ale pewność niejasna, nieokreślona,
zmniejszona właśnie zbyt wielką wartością p. Wo-
lelibyśmy współczynnik n mniejszy, np, n — 1,25,
ale p mniejsze, Zmniejszenie lub zwiększenie war-
tości p w stosunku do wartości teoretycznej tyle
znaczy, co zwiększenie lub zmniejszenie liczby n w
.stosunku dio n = 1,5., wymienioiniej w przepisach.
Autor przepisów chciał zapewne zwiększyć stopień
pewności w przypadku 2, zdarzającym się często,
w którym, wchodzi w grę życie ludzkie, a złagodzić
przypadek 3, dużo rzadszy, aby umożliwić kon-
strukcję najprostszych typów. Zobaczymy poniżej,
że tego 'ostatniego celu nie osiągnął. Przed tym
jednak wykażemy, że pomimo zboczenia przepisów
O'd równania 1, warunek 2 jest niepotrzebny, gdyż
obejmuje go warunek 3. Jakikolwiek byłby ustrój
mostu, stopień bezpieczeństwa jest .proporcjonalny,

jak to już mówiliśmy, do •*- —, więc w przypadku

2 do
1000 2200 + g Cl

Z a S ~~ —250 ' ą W y "

j , - ., 1000 + g 2200 Ą-g
mz w przypadku 3, o ile 150—^- > 2 5 0 ~ '

czyli gdy g > 800 kg/m. Ostatnia nierówność za-
chodzi zawsze, więc niebezpieczniejszy jest 3 przy-
padek, drugi zaś jest zbyteczny.

Natomiast o przypadkach 1 i 3 nie można powie-
dzieć ogólnie, że jeden z nich jest zbyteczny. Weź-
my np. pod uwagę most blaszany (rys. 2) o po<-

: ^ .
1

_ i .'.

Rys

i

\P

1.

ł
"pal

I
1

1 1

F
1»

.ys, 2.

moście wgłębionym; k oznacza wysokość konstruk-
cji, / wysokość pociągu, wystająca ponad konstruk-
cję mostu. Stałość na przesunięcie w przypadku 1:

w przypadku 3 zaś

w
Ł±JL
k + t

zatem

ua, jeżeli = : ^ , czyli gdy { < (3)

Oczywiście, jeżeli t jest dostatecznie małe, nie-
równość powyższa jest spełniona i miarodajnym
na przesunięcie jest przypadek 1. Stałość (stopień
pewności) na wywrócenie w obu przypadkach bę-
dzie odpowiednio

bg

Zatem

czyli gdy

., 1 u-, = —

u3> jeżeli -fr

{k+ły

ty

V & 1

Jeżeli nierówność ta jest
spełniona, niebezpieczniej -
sizym z uwagi na wywrócenie
jieist most niiieoibciążoey. Za-
leżnie wiec od mniejszej lub
wiięklszej wartości t miarodaj-
nym dla stałości mostu jest
1 lulb 3 przypadek.

Najprostszym i najczęst-
szym typem mostu kolejo-
wego jest ten, w którym progi

spoczywają wprost na belkach głównych, rys. 3.
Zajmiemy się nim szczegółowo'. Tutaj t = h. Pod-
stawmy to w nierówność (4), a otrzymamy:

, czyli g

diika, że stałość mostu w przypadku 2 jest większa.
_h
k
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Nierówność ta nigdy nie zachodzi, bo nawet dla
k — 3,5 m wynika g < 733 kg/m, co jest nie-
możliwe, Więc niebezpieczniejszy na wywrócenie
jiesfc miosit obciążony. Tak samo ma przesunięcie.
Z nierówności bowiem 3 po podstawieniu h za t

wynika g < p -c, czyli dla k = 1 m, § <C 629 kg/m,

co jest niemożliwe, większe zaś 'wysokości konstruk-
cyjne na podporze są, jak zobaczymy, niebezpiecz-
ne na wywrócenie. Z pośród wszystkich trzech
przypadków, wymienionych w przepisach, miaro-
dajnym więc dla omawianego typu mostu jest przy-
padek 3. Iimnie przypadki można pominąć. To leż
z warunku 3 wyprowadzimy kryterium na najwięk-
szą dopuszczalną wysokość belki na podporze. Mo-
ment stałości mostu obciążonego Ms = -— (p -j- g)-

Et

Moment wywracający Mw = -r- H2.

Przepisy żądają

> n, czyli H2

n w
( P f *)

Ale

H = k + h = ft' + /.' = /z' 1 +
/ i '

Wysokość belki k' = & •—• a, wysokość progów
z szyną a = 0,35 m, więc h' = h -\- a = 3,5 -j- •

-f- 0,35 = 3,85 m. W naszym typie mostu —rj- jest
/ i '

małe, więc

^ )

Z a i b wynika

k><±
h'

Ł
2nw

(b)

(5)

Teoretyczny odstęp belek wynosi zwykle 1,80 m,
Jeżeli do tego dodamy szerokość stopki, to jako
szerokość oparcia mostu na łiożyskach otrzymamy
okrągło b = 2,0 m. Ciężar mostu możemy w przy-
bliżeniu wyrazić wzorem,' który jest ważny dla
L < 10 m:

g = 880 + 54 L, (6)
gdzie L — rozpiętość mostu w metrach, g.— w ki-
logramach na metr bieżący 5),

Dla L = 0 5 10 m otrzymamy stąd
g = 880, 1150, 1420 kg/m.

Podstawmy w (5) p=2200, n—1,5, to otrzymamy:

dla L = 0 5 10 m
k' < 0,21 0,40 0,58 m.

Obie ostatnie wartości są niniejsze od L/10, a tym
bardziej od L/8, mniejszych zaś wysokości nie mo-
żemy stosować z uwagi na konieczną sztywność.

n) Melan. Der Bruckenbau II Bd. 2. H. Wien.
Bleich. Teorie und Berechnung der eisernen Brucken,

Berlin 1924.

Podstawmy w (5) k' = L/8, g = 880 -f 541, to
otrzymamy L = 2,4 m jako graniczną rozpiętość,
powyżej której wysokość belki k' = L/8 jest już
niedopuszczalna z uwagi na 3 warunek przepisów
i należałoby stosować pas dolny wieloboczny lub
zakrzywiony, albo też most zakotwić na łożyskach
i przyczółkach. Ponieważ dla rozpiętości poniżej
2,4 m względy wytrzymałościowe i konstrukcyjne
wymagają większej wysokości belki, niż L/8, to
w ogóle nie można u nas stosować 'belek o pasach
równoległych bez zakotwienia.

Zakrzywienie pasów i zakotwienie łożysk stano-
wią komplikacje, a właśnie największą zaletą mo-
stów omawianych jest prostota, z którą wiąże się
taniość. Zakrzywianie pasa dolnego (rys. 4) jest
możliwe tylko w belkach 'blaszanych, lub krato-
wych. W belce blaszanej należy w tym celu okroić
ściankę, którą się otrzymuje z blachy prostokątnej,
a więc traci się na materiale i robociźnie. Belki
o pasach zakrzywionych mogą być korzystne dla
większych, rozpiętości, gdzie wymienionie straty wy-
nagradza zysk na wadze mostu i gdzie ścianka

4 - L
i

i
i

1

—OUii

Rys. 4.

składa się z kilku blach różniących się wysokością.
Wysokość na podporze belki zakrzywionej wynik-
nie z nierówności (5) i musi być niezbyt mała
z uwagi na siły poprzeczne- 58 cm dla belki 10-me-
trowej może być za mało. Dźwigary walcowane,
które dla małych rozpiętości zaleca np. Geusen")
muszą być zakotwione,

Zakotwienie małych mostów w łożyskach i przy-
czółkach stosuje się rzadko, np. w belkach ciągłych,
gdzie mogą wystąpić reakcje ujemne. Przeciw
przesunięciu bocznemu most jest zawsze zabezpie-
czony i to niezależnie od wyniku badania statecz-
ności, lecz z uwagi na wstrząsy 'dynamiczne. Ło-
żyslka są wrąbane w przyczółek i posiadają boczne
występy, obejmujące stopką belki 1 unierfuchoimia-
jące ją w kierunku poprzecznym, do osi mostu
w płaszczyźnie poziomej. Niewątpliwie było by
wskazane, żeby i pionowe ruchy od wstrząśnień
dynamicznych były uniemożliwione przez odpo-
wiednie kotwy, zwłaszcza w mostach lekkich. Ale
to nie ma nic wspólnego ze statecznością mostu
i nie usprawiedliwia przepisów o stateczności' Tak-
że warunek 2 jest za ostry. Podstawmy w (5)

w B= 150, p ~ 1000, to dla L — 5, 10 m

otrzymamy k' < 55, 86 cm,

a więc znowu mniej niż L/8, Więc oba ostatnie
warunki prziepisów 2 i 3 nie dadzą się pogodzić
z praktyką konstrukcyjną, są nierealnie, Oczywiście,
tym bardziej nierealne było by żądanie stałości dla
w = 2042, n — 1,5, Już dostateczną pewność daje
w tych warunkach n = 1,25, Natomiast można żą-

6) Geusen. Eisenkonstrukticmen, 1925.
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dać n = 1,5 dla w = 150, p = 1225. Podstawiając
te liczby w (5) otrzymamy

dla L= 5, 10 m

fc'<82, 113 cm,

co jest już możliwe. Zastanowimy się teraz, jak
silny musi być wiatr, żeby przewrócić pociąg, speł-
niający warunki przez, nas proponowane. Innymi
słowy, przy jakim ciśnieniu współczynnik bezpie-
czeństwa spada do jedności, jeżeli dla w i p = cw
wispółtazyimnik fen wyraosi n. W tym celu weźmy pod
uwagę stopień pewności u = Ms : Mw i podzielmy
go przez współczynnik bezpieczeństwa n, to iloraz
ten, u : n, powinien być równy jedności, albo więk-
szy, bez względu aa to, którą parę wartości n i w
chcemy spełnić. Więc:

Podstawmy w to

nwW w

albo

Dla n' ~ 1 otrzymamy stąd
w 1 cw
w' ~ ' n g

czyli

i —Łd-JL
. • (7)

Podstawiając w to raz wartości 3 przypadku:
w = 250, p = 2042, n = -1,25, drugi raz 2 przy-
padku: 150, 1225, 1,5, otrzymamy

dla 1 = 0 5 10 m
w przypadku 2 w'= 744 482 396 km/m2

,, 3 ii/' = 745 563 488 „ ,

a więc wartości Zigoła nieprawdopodobne. Wpraw-
dzie ze wzrostem rozpiętości maleje krytyczne ci-
śnienie wiatru w, zwłaszcza dla w = 150, ale to
się właśnie dolbrze zgadza z tym, że i zaobserwo-
wane największe ciśnienia maleją ze wzrostem po-
wierzchni wystawionej ma wiatr, a więc i ze wzro-
stem rozpiętości mostu. Stopień pewności, mierzony
s tcsudkie-m ciśnienia krytycznego1 do ciśnienia rze-
czywistego, największego jakie może działać na
całą konstrukcję, nie będzie tedy malał ze wzro-
stem L, tak jak w', Ileoz woJnieji, albo wcale
Fakt, że natężenie wiatru zmienia się od miejsca
do miejsca i z minuty na minutę, jest niebezpiecz-
ny dla poszczególnych części mostu, ale dla stałości
całego mostu niebezpieczniej szy jest wiatr jedno-
stajny, a miarodajne jest natężenie średnie z ca-
łej powierzchni i z okresu czasu trwającego bodaj
sekundę, a woigóle tym większego, im większy most.
Możemy więc śmiało polegać na warunku 2 w =
— 150, p = 1225, n = 1,5.

Przepisy określają wysokość pociągu na h =
= 3,5 m. W rzeczywistości może ona być mniejsza
lub więksiza aż dio wysokości skrajnej 4,8 m, Zba-
dajmy zależność stopnia pewności od h Wynosi on

Ms—A.
M ' ' W

w

to

, = w c = ~h2 (równ. 1 i 2),
s

w
" " • s (fe + /i)2 ' • •

Dla h = O jest u = —f-r, dla /i = co u = — ;

(8)

wk*
du

u osiągnie minimum, gdy -;j-~ 0. Różniczkując (8)
a ti

względem h, otrzymamy h niebezpieczne, miano-

b

wicie hn = y~.
w k

Wstawmy to w (8), otrzymamy umjn =

i
Podstawmy s = 1,5 m, w — 250, k = 0,1 L -f-

+ 0,35 m, t = 2m, to dla L = 10 m, otrzymamy
Umin = 1,1 m, h„ = 6,32 m. Powyżej i poniżej
/i = h„, stałość mostu się zwiększa.

Dla

jest
h = 8

u = l,105

5

1,1

4

1,14

3,5 m

1,18,

a zatem u mało się zmienia, gdy h rośnie lub ma-
leje w pobliżu h — h„.
Dla
L = 5 m,
dla

jest

M W ' (k -\~ hf '

nin = 1,21, fen = 8,1 m, zaś dla w, = 150 i

1 = 5 , 10 m,

hn = 13,5 10,5 m,
a

/; • — 1 75 1 18 m
"intn — i f u j J . LU iii-

Możemy więc być spokojni, nawet gdyby wyso-
kość pociągu wzrosła do tak fantastycznych roz-
miarów, most wciąż jeszcze nie wywróci się i ka-
tastrofa nie grozi, O' ile tylko pociąg sam ma dosta-
teczną stałość.

Upewniwszy się co do skutków zmienności h,
która mogła nam się wydawać źródłem niepew-
ności, zbadamy teraz czynnik, który właśnie zwięk-
sza pewność. Jest nim ciągłość toru, który prze
biega po moście i na trasie w sposób nieprzerwany.
Szyny opasują moist i przypinają go niejako do
przyczółków. Aby się most wywrócił, muszą się
szyny wraz z podkładami progami poza przyczół-
kami oderwać od podłoża i podnieść, czemu sta-
wiają oipóir toki, jakiego, potrzeba, aby podnieść tar
w dowolnym miejscu na linii. Źródło tego oporu,
skoro pominiemy tarcie progów o żwirówkę, tkwi
w sztywności szyn i w ciężarze toru zwiększonego
niejednokrotnie pewną masą żwiru, która odrywa
się od żwirówki, trzymając się raczej bacznych
ścian proigów, Pominiemy i ten żwir i rozpatrzymy
ważką belkę sprężystą nieskończenie długą, opartą
swobodnie na ciągłym podłożu, obojętne zresztą,
sztywnym czy sprężystym. Na belkę tę niech działa
w pewnym miejscu siła skupiona skierowana ku
górze, rosnąca od zera aiż do wartości P; wskutek
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tego belka się oddzieli od podstawy na długości
/ = 2a, przyjmując na tej 'długości kształt zakrzy-
wiony, czyli linię ugięcia o największej rzędnej /
w punkcie zaczepienia siły P. Od tego punktu
na obie strony rzędna maleje aż do zera, przecho-
dząc w sposób ciągły w poziom podłoża- W punk-
tach zetknięcia się belki z terenem krzywizna zni-

ka, więc moment gnący jest
zero. W punktach tych mo-
żemy więc z naszego nieskoń-
czenie długiego pręta wykroić
belkę o rozpiętości /, obciążo-
ną na całej eiężairem jedno-
stajnie roizłoiżonym q i w
środku .rozpiętości siłą sku-

pioną P, skierowaną z dołu dla góry (.rys, 5).
Niech E oznacza moduł Yottnga, I moment bez-

władności przekroju belki, to strzałka ugięcia f wy-
razi się wzorem:

Rys. 5.

PP
48 384

. . . (9)

Ponieważ styczna podporowa jest pozioma, więc
dla x = 0 jest

Stąd

Podstawmy to w (9), to otrzymamy
t _

?=5,82]/Elf

(10)

(U)

Niech f wynosi 2 cm.
Dla P. K. P. na liniach głównych możemy przy-

jąć wraz z prof. Huberem 7) moment bezwładności
jednej szyny I = 1600 cm1; ciężar połowy toru
q = 100 kg/m = 1 fog/cm, zaś moduł E = 2. 10"
kg/cma (uwzględniając w ten sposób zmniejszenie
sztywności na stykach szyn), więc E I f : a — 2.10"-
1600.2 : 1 = 64.108

Z = 5,82.100. K64-1650 cm,
2

zaś P = y . 1 ,1650= 1100 kg na jedną szynę.

Dla /=10 cm otrzymuje się P=1640 kg na jedną
szynę, czyli przeszło 3 tonny na tor- Uważając tak
wielkie podniesienie toru wraz z mostem za kata-
strofę, oo najmniej wykolejenie isię pociągu, możemy
przecież na dwa centymetry przystać. Most, który
się już wywraca, dozna w tym wypadku zahamo-
wania siłą ponad 2 tonny. Dla małego mostu może
to wystarczyć do przywrócenia zwichniętej równo-
wagi, a tor uszkodzony da się łatwo naprawić. Zda-
rzyć się to może raz na kilkadziesiąt lat, nie opłaci
się więc dla zaoszczędzenia kosztów naprawy toru,
tak rzadkiej, nakładać na wszystkie mosty haracz
w formie zakotwienia lulb zakrzywienia pasów kło-

7) Prof. Dr M. T. Huber, W sprawie niestateczności dłu-
giego prostego toru kolejowego o szynach spawanych pod
wpływem ogrzania. Czasopismo Techniczne 1937.

potliwego i kosztownego. Mamy zresztą współczyn-
nik bezpieczeństwa, który ewentualność uciekania
się mostu do tej rezerwy stałości czyni wręcz teore-
tyczną. Możemy więc dla ciężaru mostu dodać te
dwie tonny, czyli na długość przęsła L (w metrach)
dodać 2000/L kg/m. Dla mostu wg rys, 3 zamiast
(6) będzie więc

Dla iu = 250, p = 2042, n = 1,25, otrzymamy we-
dług (5).

dla L = 0 5 10 m
k'< oo 107 121 cm

zaś według (7)
w' = 312 465 456 kg/m2

a więc dopiero dla 10 m i powyżej będziemy musieli
kotwić lub pas dolny zakrzywiać, o ile zechcemy

belce nadać wysokość — , Natomiast dla p =
o

2200, n = l,5
i dla

L = 0, 5, 10 m
musi być wg (5)

k' < oo, 47, 72 cm.
Więc prócz rozpiętości całkiem drobnych, już dla

L = 5 m nie da się wg brzmienia polskich przepi-
sów, nawet przy uwzględnieniu dodatkowego cię-
żaru 2 tonn, zastosować wysokości belki k' = L/10,
a tym mniej L/8- Dając belce 5-metrowej wysokość
107 cm otrzymamy wg (7) ciśnienie krytyczne w' =
= 465, zaś dając belce 10-metrowej wysokość
121 cm otrzymamy w' = 456 kg/m2. Dopiero więc
przy takich ciśnieniach wiatru most będzie narażo-
ny na podniesienie 2 cm.

Przy ustawianiu równań [10) i (11) zaniedbaliś-
my wpływ sił osiowych. Aby oderwać się od ziemi
i przyjąć postać •zakrzywioną, pręt musi się wydłu-
żyć, gdyż linia krzywa jest dłuższa od prostej. Wy-
dłużenie! to rozłoży się nie tylko na część zakrzywio-
ną, ale udzieli się ono i częściom prostym. Wydłu-
żenie jednostkowe, a więc i naprężenie rozciągają-
ce, prawie stałe na długości zakrzywionej, będzie
na częściach prostych (dzięki sprężystemu oporowi
podłoża) malało asymptotycznie do zera7). Dzięki
temu, jak również z powodu bardzo małych strza-
łek f, jakie braliśmy pod uwagę, siła rozciągająca
jest nie wielka. Tym więcej, że na stykach śruby nie
wypełniają szczelnie dziur w łubkach i ściankach
szyn. (To ostatnie nie dotyczy sczyn spawanych).
Wreszcie wpływ rozciągania jest korzystny, gdyż
zwiększa siłę P. Przy bardzo wielkich strzałkach f,
a więc już w czasie katastrofy, siła P wskutek roz-
ciągania rośnie bardzo i może znacznie złagodzić
skutki tej katastrofy. Tym śmielej możemy korzy-
stać z równań (10) i (11).

Wreszcie jeszcze jeden czynnik, który uniemożli-
wia katastrofę lub łagodzi jej skutki — to lokomo-
tywa. Jeżeli lokomotywa jest na moście, to swoim
ciężarem powiększa jegp stałość. Jeżeli jest już z,a
mostem, to w każdym razie między nią a mostem
musi na torze toczyć się nieprzerwany łańcuch wo-
zów, który obciąża tor, a tym samym zwiększa war-
tość P z równania (10).
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Streszczenie.

Wykazaliśmy że:
a) Przypadek 2 przepisów o stateczności mostu

( w — 150, p = 1000) jest zbyteczny wobec przy-
padku 3, który go już obejmuje'

b) Przypadek 3 [w = 250, p = 2200), mimo, że
nie daje jakiejś określonej pewności na wypadek
w — 250 kg/m2, uniemożliwia zupełnie stosowanie
belek równoległych bez zakotwienia, nawet gdy
uwzględnimy opasanie mostu przez szyny.

c) Także 2 przypadek jest za ostry i nie uza-
sadniony,

Wobec tego proponujemy albo odrzucić 3 przy-
padek, a 2 złagodzić przez przyjęcie p = 1225 za-
miast 1000, albo też obok tak zmienionego przypad-

ku 2 (lub też z pominięciem go) zostawić przypa-
dek 3, zmieniając go na w = 250, p = 2042, n =
— 1,25 i dodając do ciężaru mostu pewien ciężar,
zależny od sztywności i wagi toru. W tekście prze-
pisów nie potrzeba wymieniać tej czy innej war-
tości p, bo to zależy także od szerokości toru; wy-
starczy powiedzieć: „Ciężar wozów należy pxzy-
jąć taki, przy którym wozy z powodu wiatru już się
wywracają". Wykazaliśmy, że tak sformułowane
przepisy zapewniają dostateczną stałość mostu,
a mimo to nie utrudniają stosowania racjonalnych
typów konstrukcji i, oczywiście, dadzą się zastoso-
wać do kolei wąskotorowych. Znalezione przez nas
kryterium (5) podaje dopuszczalną wysokość belki
na podporze w zależności od takich czy innych
przepisów.

AURELIUSZ CHRÓŚCIELEWSKI 624 . 2 . 0 2 (438)

Budowa mostu na Wiśle w przeciqgu pięciu miesięcy
"X" . ~J~ grudniu r. 1915 władze okupacyjne nie-

^ ^ y mieckie, wskutek zniszczenia na Wi-
śle pod Płockiem, przez ustępujące woj-

ska rosyjskie, pontonowego mostu zwodzonego,
przystąpiły do budowy na tym samym miejscu mo-
stu stałego z jezdnią górną.

możliwe jest ułożenie przejścia dla pieszych w
płaszczyźnie pasa dolnego. Filary drewniane wy-
budowano każdy z dwudziestu kilku pali, z których
środkowe są pionowe, a zewnętrzne, aby filar uczy-
nić bardziej statecznym — pochyłe. Na palach uło-
żono oczepy oraz stężono je podłużnymi i poprzecz-

Rys. 1 Stan robót 20 grudnia 1915 ,r.

Przyczółki pozostały dawne, filary zbudowano
z drewna, przęsła — ze stali, pomost jezdni i cho-
dników oraz barierę — z drewna, Dźwigary kra-
towe stanowią belki ciągłe wieloprzęsłowe. W
dwóch otworach, na wspornikach sąsiednich przę-
seł kratowych, zawieszono przęsła o dźwigaarach
blachowych niskich. Tym
sposobem stworzono miej- !~
sce dogodne do przepły-
wu pod mostem statków,
Pasy górne i dolne wy-
konano z belek koryt-
kowych, krzyżulce z iowni-
ków, a słupy i wiesza-
ki z małych korytek, po-
łądzoaych przewiązkami^
Tężniki poprzeczne i pod-
łużne wykonano z kąto-
wników, pnzy czynu kon-
strukcja ich jest taka, że

nymi ryglami i poprzecznymi krzyżami. Na ocze-
pach ułożono warstwę szyn kolejowych, a na nich,
w okresie przetaczania, ustawiano wałki, a następ-
nie, w okresie stałej pracy — łożyska mostowe.
W końcu budowy filary okryto szalówką drew-
nianą.

' • ~ z"' " ~~~l : r^^

Rys. 2, Stan. robót w początku stycznia 1916 r.
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Na rys, 1 pokazano stan robót 20 grudnia 1915
roku. Wbijanie pali pod filary i izbiee, oraz całą

Rys. 3. Stan robót 10 stycznia 1916

Rys, 4. Stan robót 6 lutego 1916 r.

Rys. 5. Uchwycenie linami stalowymi
przesuwanych.

części

filaru. Widoczne jest również wbijanie pali pochy-
łych. Po drugiej stronie rzeki, t. j . na prawym brze-

gu, widoczne są z daleka
roboty analogiczne. Pale
filaru pierwszego są za-
ciosywatie w celu połą-
czenia ich z oczepami.

Na rys, 3 przedstawio-
no stan robót w dniu 10
stycznia 1916 roku. Wi-
dzimy na nim zakończone
już wbijanie pali pod
wszystkie podpory.

Teraz nastąpił okres montażu przęseł. Osobne
zespoły zostały już uprzednio przywiezione stat-
kami, na ofca brzegi rzeki, w odpowiedniej ilości
i wyładowane, za pomocą żórawi drewnianych,
o konstrukcji zbliżonej do żórawi i Rołh-Waagner'a.
Zespoły ułożono ma rampach drewnianych. Następ-
nie, w otworach pomiędzy przyczółkami, a pierw-
szymi filarami na obu brzegach, zostały pobudo-
wane rusztowania drewniane, na których zmonto-
wano pod drewnianymi żórawiami bramiastymi
awanbeki, które połączono z przęsłami pierwszy-
mi zmontowanymi na brzegu. Łączenie osobnych
zespołów pomiędzy sobą w celu otrzymania przę-
sła, uskuteczniało się na śruby. Zespoły zaś, skła-
dające się z osobnych stalowych elementów, przy-
wieziono już odpowiednio ponitowane.

Przetaczanie podłużne przęseł odbywało się za
pomocą wałków, odpowiednio ustawionych na
przyczółkach i na filarach' Pod pasami dolnymi
umocowano specjalne kształtowniki', stanowiące tor
dla wałków. Pas dolny awanbeków był tak skon-
struowany, że już toru osobnego nie potrzebował,
gdyż sam był jednocześnie torem. Dzioby awan-
beków były, jak to się praktykuje zazwyczaj, za-
darte do góry.

Na rys, 4 pokazano stan robót w dniu 6 lutego
1916 roku. Widzimy tu koniec zmontowanego przę-
sła na brzegu oraz awanbek zmontowany pod żó-
rawiem bramiastym, drewnianym na rusztowaniu.
Widzimy tor pod przęsłem oraz, w równym z nim
poziomie, spód pasa dolnego awanbeku, Moment
ten odpowiada początkowi przetaczania, które za-
raz nastąpi. Od ukończenia zatem filarów drewnia-
nych, do początku przetaczania przęseł, upłynęło
dni 18.

Siłę poziomą, potrzebną do przetaczania podłuż-
nego, otrzymywano z,a pomocą nawijania lin stalo-
wych na bębny dźwiigarek, ustawionych i zakotwio-
nych w pewnej odległości od brzegu na przyczół-
kach. Linki, przerzucone przez wielokrążki, przy-

następną robotę, prowa-
dzono jednocześnie od obu
brzegów ku środkowi rzeki.

Na rys. 2 widzimy stan
robót w początku stycz-
nia 1916 roku. Pod fila-
rem i izbicą pierwszą wi-
dzimy wbite już pale.
Kafatami parowymi wbija
się pale drugiej izbicy
oraz trzeciego i czwartego Rys, 6, Stan robót -na prawym brzegu Wisły w połowie lutego 1916 r.
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mocowane były do końcowych, łylnych, podporo-
wych węzłów dolnych, zmontowanych na brzegu,
podczas gdy wielokrążki przymocowano na skraju
przyczółka od strony wody. Powyższe pokazano
na rys. 5.

Rys. 7, Stan robót 16 marca 1916 r,

Na rys. 6 widzimy stan robót na prawym,brzegu
Wisły w połowie lutego. Widzimy przetoczone już
dwa i pół przęsła Awanbek opiera się na 3 filarze.

czania. Widzimy, że końce awanbeków są już
do siebie zbliżone i dla dalszego przetaczania
trzeba je będzie odjąć. Widzimy, że otwory, w
kitórych znajdują się wsporniki dla przęseł zawie-
szonych, zabudowano, w celu dogodnego przeta-

czania, konstrukcją nor-
. malną, która, naturalnie,

../....ia po ustawieniu przęseł na
swoich właściwych miej-
scach, będzie odjęła. Przę-
sła zawieszone blachowe
będą przywiezione na ło-
dziach i wciągnięte za po-
mocą słupów drewnianych,
ustawionych na wsporni-
kach i zaopatrzonych u

uszczytu we wciągi, Słupy-podnośniki utrzymane
są w położeniu pionowym za pomocą zaczepio-
nych u góry i roztroezonych linek stalowych. Ope-
racja wciągania blachownicy zawieszonej poka-
zano na rys. 8,

Na rys. 9 pokazano moment, gdy obie połowy
mostu, uzbrojone w awanbeki, prawie że się ze
sobą spotykają nad filarem środkowym. Na końcu
jednego z przęseł umieszczono żóraw bramiasty
drewniany z wyciągnikiem i za pomocą tego żóra-

Rys. 8. Wciąganie blachownicy.

Rys. 9. Spotkanie obu części mostu nad filarem
środkowym,

Na rys. 7 pokazano stan robót w dniu 16 marca
1916 roku, t. j . w 38 dni po rozpoczęciu przeta-

Rys, 10. Stan robót 10 maja 1916 r.

Rys, 11, Widok ogólny mostu,

Rys. 12. Izbice i filary mostu,

wia demointiuje się awambek tej części, na której
znajduje się żóraw. Awanbek opuszcza się na ło-

dzie, które na tę chwilę
podpłynęły. Po zdjęciu jed-
nego awanbeku przetacza
się część drugą, ponad pod-
porą środkową tak, aby za
pomocą te,go samego żóra-
wia można było zdemonto-
wać drugi awanbek.

Następnie po odjęciu
konstrukcji tymczasowej
przetaczamy część drugą
mostu, do połączenia się
z częścią pierwsizą. Zet-
knięcie się obu części za-
chodzi w środku otworu,
gdyż wytrzymałość przę-
sła pozwala wysunąć go
do połowy otworu bez
awanbeku.
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Z początku maja 1916 roku most już był ukoń-
czony i otwarty dla komunikacji. Stan ten przed-
stawiono na rys. 10,

Po otwarciu ruchu pozostały jeszcze do ukoń-
czenia różne roboty dodatkowe. Między innymi wy-
kończono izbioe oraz oszalowano filary, jak to wi-
dać na rys. 12.

Ostateczne ukończenie wszystkich robót koło
mostu nastąpiło w połowie czerwca 1916 roku.

Sposób, w jaki zbudowany został tak duży most
w czasie śmiertelnych zmagań wojennych, uważam
za wielce ciekawy i pouczający i dlaitego go opi-
suję.

Obecnie, jak wiadomo, Ministerstwo Komunika-
cji przystąpiło na Wiśle w Płocku do budowy mo-
stu stałego, drogowo-kolejowego, pg. projektu
ogólnego, wykonanego przez prot, A. Pszenickiego.

STEFAN KAUFMAN 621 . 791 :624 . 015 . 2 : 727 . «/T (438 Katowice)

Spawana #konstrukcja stalowa gmachu
Muzeum Slqskiego w Katowicach

P rzez podjęcie budowy gmachu Muzeum Śląs-
kiego w Katowicach realizuje Śląski Urząd
Wojewódzki jeden z największych do tej

pory w Polsce gmachów o szkielecie stalowym1),
Gmach o kształcie rzutu poziomego według lite-

ry / zawiera trakt główny, podłużny o 7-miu kon-
dygnacjach, w których mieszczą się właściwe hale
muzealne, dwa frontowe skrzydła cztero-kondygna-
cyjne o. przeznaczeniu reprezentacyjnym, oraz tyl-
ny trakt poprzeczny, zawierający pracownie nau-
kowe i mieszkania. Ten ostatni wykonany jest w
cegle, tak, że założenie poziome konstrukcji stalo-
wiej poBiiada kształt litery T (irys, 3).

Długość traktu głównego wynosi 82,60 m, szero-
kość 21,25 m, wysokość w części frontowej, połud-
niowej 35,80 m; w części północnej, gdzie wskutek
spadku terenu gmach posiada jeszcze 8-mą kondy-
gnację, wysokość szkieletu wzrasta do 39,25 m
(rys. 4).

Znajdujące się na każdym piętrze dwie hale mu-
zealne, wschodnia i zachodnia, każda długości po-

-1) Por. tabelę umieszczoną w referacie prof. Bryły na
II Kongres Mostów i Konstrukcyj Inżynierskich 19^6 r., p, t.
„Doświadczenia z wykonanych budowli w Polsce", podającą
wykonane w ostatnich latach większe budowle o konstrukcji
stalowej. Rys, 1. Dolne naroże konstrukcji ramowej

5-jJo piętra.

Rys. 2. Szkielet po ukończeniu montażu.
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nad 60 m, nie posia-
dają wcale stałych
ścian poprzecznych;
przewidziano nato-
miast ruchome ścian-
ki, które przesuwać
można na specjalnych
prowadnicach. Urzą-
dzenie to pozwala na
dowolny podział tra-
ktu oraz na wyłącze-
nie całych jego partyj.
W ten sposób uzyska-
no w efekcie dużą
swobodę oraz elasty-
czność w podziale
wnętrz muziealnych.

W budowli takiej
jak muzeum wysuwa-
ją się z natury rzeczy
na pierwszy plan wy-
magania architekto-
niczne. Musiały być
one spełnione, mimo
konieczności pokony-
wania nieraz dużych
trudności konstruk-
cyjnych, o których
niżej będzie mowa.

Szkielet w trakcie
głównym składa się z
czterech rzędów słu-
pów, połączonych
podciągami, w pozio-

mo
a

'Boa
"3
N

od

i
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w?

mie stropów. Słupy w
kierunku podłużnym
rozstawione są w od-
stępach 6,50 m. Prze-
strzeń między rzęda-
mi wewnętrznymi
słupów, przeznaczo-
na na szereg szybi-
ków świetlnych, wy-
korzystaną została
na umieszczenie tęż-
ników wiatrowych
rys. 7), Jedynie w ni-
skim parterze i sute-
renach, gdzie zużyt-
kowanie tej prze-
strzeni nie pozwoli-
ło na umieszczenie
przdkątoi wykształ-
cono elementy szkie-
letu jako konstrukcje
ramowe (rys. 5).

Zewnętrzne rzędy
słupów przesunięte
są do wnętrza hal
muzealnych, wsku-
tek czego otrzymano
wspornikową kon-
strukcję stropów. U-
strój ten, uwarunko-
wany wymaganiami

arohitektoniczin ymd
uzyskania ciągłego,
nieprzerwanego pasa
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okien, daje w rezultacie znaczną oszczędność na wykształcone są w sposób typowy. Nie było tam
wysokości konstrukcyjnie1) belek stropowych, potrzeby stosowania w zewnętrznych rzędach słu-

Najwyższa kondygnacja przeznaczona jest na ga- pów okrągłych i odsunięcia ich do wnętrza, elewa-
lerię obrazów i jako taka
zaopatrzona została w
górnoboczne światło, naj-
odpowiedniejsze dla tego
rodzaju eksponatów. Jej
konstrukcję, całkowicie
odmienną od niższych
kondygnacyj, uwidocznia
rys, 5, a w szczegółach
rys, 1 i 8. Świetliki, wy-
kształcone jako ustroje
ramowe dwuprzegubowe,
opierają się wewnętrzny-
mi słupami na belce obu-
stronnie wystającej, spo-
czywającej na dwu słu-
pach, stężonych silnie
krzyżulcami. Zewnętrzne
słupy ram świetlików opar-
te są na dwu, symetrycz-

nie względem osi budynku
umieszczonych układach,
składających się z belki
dwuwspornikowej, wy-
kształconej w postaci
,,p ó ł r a rn y", połączonej
ścięgnem ze wspomnianą
belką wystającą. Konstru-
kcja ta, której zarys zew-
nętrzny podyktowany zo-
stał względami architekto-
nicznymi, wybrana została
jako najbardziej ekonomi-
czna z pośród kilku prze-
liczonych wariantów.

Czterokondygnacyjne
skrzydła poprzeczne, od-
dzielone od traktu główne-
go fugami dylatacyjnymi,
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cje te nie zawierają bowiem wcale okien. Nato-
miast roizstawienie słupów jest tu znacznie większe
i wynosi 10,15 rn, względnie 9,75 m, wskutek czego
podciągi musiały otrzymać znaczną wysokość
(I NP. 50). :

PRZEKRÓJ C-D. " .

Rys. 6. Przekrój poprzeczny.

Dla skupów okrągłych w trakcie głównym wy-
magane były możliwie małe wymiary. Uzyskano j e
dzięki zastosowaniu przekrojów rurowych, wyko-
nanych ze stali wysoko wytrzymałości owej (Rr =
== 6 200, Qr = 3 800, kr = 1 800 kg/cm2). Śred-
nica zewnętrzna 254 mm jest stała przez wszystkie
kondygnacje, a grubość ścianki wzrasta od 6,5 mm
w kondygnacjach -wyższych do 24 mm w kondy-
gnacjach niższych.

W niskim parterze i suterenach, gdzie względy
architektoniczne nie odgrywały już tej roli, można
było zastosować słupy O' przekroju złożonym, po-
dobnym jaki posiada reszta słupów.

Styki słupów okrągłych stosowano co każdą kon-
dygnację. Szczegół styku oraz połączenie z pod-
ciągiem i 'belką stropową, przedstawiono na rys. 11
i 13. Słup dolny zakończono płytą, na której oparto
podciąg, o ściance wzmocnionej w tym miejscu obu-
stronnie przyspojonymi połówkami rur. Słup gór-
nej kondygnacji opiera się na płycie, przyspojonej
do górnej stopki podciągu. Osadzony na płycie tej
pierścień posiada średnicę zewnętrzną równą śred-

nicy wewnętrznej górnego słupa. W ten sposób uzy-
skano- dokładne ustawienie osi słupów poszczegól-
nych kondygnacyj.

Styki słupów, złożonych' z eeówefc, stosowano
co dwie — wyjątkowo co trzy — kondygnacje,
a wykształcono je jako styki typu podłużnego
(rys. 9).

Podciągi wykonane są z dwuteówek lub też wy-
kształcone jako blachownice. Szczegóły połączeń
podciągów ze słupami przedstawionio na rys. 9, 10
i 12. Tam, gdzie podciągi przechodzą w sposób cią-
gły przez wycięte otwory w słupach skrzynkowych,
opierają się one na nakładkach, wzmocnionych
przyspojonymi blachami. W słupach ażurowych
podciągi opierają się na siodełkach, umocowanych
osiowo wewnątrz słupa.

Na ryis. 13 (przekrój E — F) widziany szczegół
połączenia wspornikowej belki stropowej z podcią-
giem. Dla uniknięcia wykonania na 'budowie spoin
sufitowych przyspojono w warsztacie do (każdej
belki stropowej, złożonej z dwu oddzielnych części,
połówkę nakładki, rozciętej w tym celu w środku,
wzdłuż osi podciągu. Obie połówki nakładek połą-
czono ze sobą na budowie spoiną stykową,

Rys. 14 przedstawia połączenie podciągu zie
skrajnymi słupami traktu bocznego-. Słup dolny
cofnięty jest ze względów architektonicznych z lica
elewacji.

Oprócz dwóch klatek schodowych w południo-
wej części traktu głównego- znajduje się u wylotu
tegoż traktu, w części północnej, trzecia klatka
schodowa o rzucie półkolistym, w której mieści się
okrągły przewód kominowy. Jej konstrukcję przed-
stawia rys. 16. Rozstawione na obwodzie koła słu-
py posiadają przekrój, złożony z dwuceówek.
Utwierdzone w słupach wsporniki, ułożone promie-
niowo, połączone są belkami policzkowymi, których
kształt obrazuje rys.. 15. Dla ich wykonania mu-
siano sporządzić specjalny model i szablony (rys.
17 i 18). Oparta na wspornikach żelbetowa płyta
biegowa związana jest na wysokości stropów z kon-
strukcją szkieletową traktu głównego i dzięki swej
powierzchni śrubowej stęża znakomicie słupy nośne.

Rys, 7. Tężniki wiatrowe.

Całość obetonowana wzmacnia ponadto w znacznym
stopniu sztywność konstrukcji.

W głównych halach muziealiiych umieszczono, dla
wygody zwiedzających, na końcu obejścia każdej
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Rys. 9. Połączenie podciągu
ciągłego ze słupem. Rys. 10. Styk słupów i połączenia z podciągiem.
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Rys. 11. Belka stropowa ł styk słupa okrągłego.
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kondygnacji schody ruchome, Celem pomieszcze-
nia mechanizmu tych schodów musiano wygiąć od-
nośnie podciągi (rys. 4).

Spawanie szkieletu wykonano całkowicie elek-
trycznie, tak w warsztacie, jak i na placu budowy.
Na budowę przywożono^ z warsztatu gotowe ele-
menty o> ciężarze, dochodzącym do 5-ciu tomu. Spoi-
ny wykonywano pod stałym nadzorem organów kie-
rownictwa budowy, toteż badanie ich przy odbiorze
ograniczało się na ogół do kontroli wyglądu zew-
nętrznego, W miejscach wątpliwych badano wnę-
trze spoiny przez nawiercenie jej wiertarką elek-

4

• • . , . . , . \ * * ~ ' • • • ;

**?%,• •-Ci-'"" '•.'""i-t-.

Rys. 12. Styk słupów i połączenie z podciągami.
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Rys. 14. Połączenie podciągu ze słu
pam5 skrajnymi (trakt poprzeczny).

Rys. 15. Okrągła
klatka schodowa

w czasie montażu.
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tryczną. Wymiary spoin sprawdzano przyrządem
Schmucklera. Do> spawania użyto elektrod huty
Baitdon. . i

Całkowity ciężar konstrukcji wynosi 1200 tonn;
daje to 15 kg na 1 m3 budynku. Cyfrę tę należy
uważać za bardzo niską, dowodzi ona, że projekt
został opracowany bardzo ekonomicznie, zwłaszcza

kg/cm2, wynosiła zaledwie 34 tonn, t. j . 3% całko-
witego ciężaru).

Projekt ogólny, tak architektoniczny, jak i kon-
strukcji stalowej, opracowany został w Wydziale
Komunikacyjno - Budowlanym Śląskiego Urzędu
Wojewódzkiego1, któremu też poruczono kierownic-
two budowy. Projekt szczegółowy konstrukcji opra-
cowały „Zakłady Przetwórcze Wspólnoty Intere-
sów" w Chorzowie, które wspólnie z ,,Hutą Pokój"

Rys, 17. Model okrągły klatki scho-
dowej i szablon belki policzkowej.

jeżeli uwzględni się konieczność rygorystycznego
spełniania wymagań architektonicznych, o których
wyżej była mowa, oraz 'biorąc pod uwagę, że jako
dopuszczalne naprężenie dla stali A 35 przyjęto,
zgodnie z dotychczas obowiązującymi przepisami,
jedynie 1 400 kg/cm2. (Ilość użytej stali wysoko-
wytrzymałościoiwej, dla której przyjęto 1 800

Rys. 18, Szablon belki policzkowej okrągłej
klatki schodowej.

w Nowym Bytomiu sporządziły rysunki wykonaw-
cze, oraz dostarczyły i zmontowały konstrukcję.
Montaż szkieletu trwał 3 miesiące. Prace rozpo-
częto 15 marca, a ukończono 15 czerwca 1937 r,

Ryis. 2 przedstawia szkielet gmachu pô  ukończe-
niu montażu.

JERZY KOZ1EŁEK 624 .014 . 2: 725 .26 (438 Gdynia)

Szkielet stalowy hali targowej w Gdyni

P rzyśpieszone tętno życia gospodarczego na te-
renie miasta Gdyni umożliwiło zrealizowa-
nie projektu budowy hal targowych, które

pod względem rozmieszczenia, rozwiązania archi-
tektonicznego, urządzeń wewnętrznych i instalacyj,
mogą być zaliczone do najbardziej nowoczesnych
budowli tego rodzaju w Polsce.

Ogólne zestawienie hali jarzyn i hali mięsnej ilu-
struje rys. 1. Nie oznaczona na rysunku trzecia
hala rybna tworzy osobny budynek i rozmieszczona
jest w odstępie 12 m od hali mięsnej w kierunku
osi tej ostatniej.

Podczas kiedy pierwsze dwie hale mięsne i ja-
rzyn wykonane są całkowicie w szkielecie stalo-
wym, hala rybna posiada jedynie konstrukcję sta-
lową dachu i obejmuje płatwie oraz wiązary kra-
towe, które spoczywają na filarach żelbetowych,
przenoszących na fundamenty reakcje wiązarów
i siły od parcia wiatru na ściany hali.

Celem uzyskania od wnętrza hal gładkiej po-
wierzchni, elementy nośne szkieletu przy wszyst-
kich trzech halach wystają ponad pokrycie dachu,
zaś płatwie zawieszone są na dolmych pasach kra-
townic, względnie łuków. Jako pokrycie dachu
przyjęto strop z pustaków Foerstera wysokości
9 cm, założony pomiędzy stalowymi płatwiami,
zbrojony odpowiednio do jego rozpiętości.

S z k i e l e t h a l i j a r z y n tworzy 9 łu-
ków stalowych, dwuprzegubowych ze ścięgnem.
Ścięgno łączy łożyska łuków pod podłogą hali i jest
zabetonowane celem zabezpieczenia od rdzy.

Wysokość łuków w kluczu wynosi 16,2 m, roz-
piętość 33 m, odstępy 8,75 m. Cała długość hali
70 na, szerokość łącznie z nawami bocznymi 39,6 m.
Przekrój łuku dwuteowy, spawany z blach. Środnik
łuku przyjęto na całej długości jednakowej wyso-
kości i grubości 1000 X 10 mm, Pasy wykonano
z pojedynczych blach poziomych szerokości 300 m.
Grubość pasów jest zmienna, dostosowana do wy-
stępujących momentów i dochodzi do grubości
22 mm. Płatwie spoczywają na dolnych pasach łu-
ków. Celem zmniejszenia strzałki ugięcia, płatwie
wykonano jako belki ciągłe ośmioprzęsłowe. Nie-
które ciekawsze szczegóły połączeń płatwi z łuka-
mi oraz szczegóły łuków widoczne są z załączonych
rysunków. Wystające części łuków są obmurowa-
ne, a w miejscach łączenia ze stropem dachu odpo-
wiednio zabezpieczone przeciw przenikaniu wilgoci.

W rzucie poziomym hali jarzyn widoczne jest
rozmieszczenie szczebli, przeznaczonych dla osz-
klenia w połaciach dachu łukowego. Płatwie pod
szczeblami 0'trzymują odpowiednie wygięcie ze
względu na różnice w płaszczyznach oszklenia
i stropów dachowych, dzięki temu szczeble mogą
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być połączone bezpośrednio ze stopkami płatwi. Składowe sił, działających równolegle do płasz-
Ciekawy szczegół wycięcia płatwi 'I zespawania czyzny dachu łukowego, które ze względu na po-

Przekrój a-b-c-d

Mc/ok hoctny hali miesnei

Rys. 1.

Szczego?ptgtwipodszprosami d/g oszkl.

Rys. 2,

Szczepó/ wycięcia p/aM
300

Rys. 3.

uwidocznia rys. 3. Tego rodzaju wykonanie zmniej- chyłość są dość poważne, przejmują tężniki w naj-
sza wydatnie koszta spawania. niższym polu płatwi, bezpośrednio nad dachem naw
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bocznych hali. Siły od parcia wiatru na ściany naw
bocznych przejmują stężenia wiatrowe w płaszczyz-

Rys. 4.

nach dachu tychże naw bocznych, Siły od parcia
wiatru na ściany szczytowe hali łukowej przejmują

układ dwuprzegubowy ze ściągiem w stropie żel-
betowym. Rozpiętość płatwi podwieszonych do
wiązarów wynosi 8,015 m. Aby zmniejszyć ich
strzałkę ugięcia obliczono je jako belki ciągłe
na 9-ciu podporach.

Wystające pomad dach i poza ściany kraty będą
obmurowane. Siły od parcia wiatru na ściany bocz-
ne przenoszą wiązania wiatrowe w płaszczyznach
dachu naw bocznych. Siły poziome na ścianę szczy-
tową przenoszą 4 słupy wspornikowe, utwierdzone
w stropie i w podłodze piwnicy.

Ze względu na znaczne długości wolne w pasach
dźwigarów głównych i tendencję wyboczenia z pła-
szczyzny kraty przyjęto dźwigary główne dwu-
ścienne,

Wszystkie elementy konstrukcyjne są spawane
na warsztacie. Na montażu spawano jedynie te po-

* ggBIMMiM.-'... MP*"-'
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Rys. 5. Rys. 6.

za pośrednictwem okiennych rygli poziomych słupy
stalowe, które utwierdzone są w stropie parteru
i w podłodze piwnicy. Tworzą one zatem belki na
trzech podporach. Przekrój tych słupów jest dwu-
teowy, spawany z blach. Wysokość środnika
600 mm.

Celem przejęcia reakcji słupów ścian szczyto-
wych, działających na tuki czołowe, połączono dwa
sąsiednie łuki skrajne wiatrownicą i obliczono- jako
układ przestrzenny, zakończony w najniższym po-
lu portalem pomiędzy łukami, Wiatrownicą ta w
płaszczyźnie stropu dachowego
w obrębie okien dachowych jest
rozdwojona, dzięki czemu okna
pozostają zupełnie wolne od
skosów.

H a l a m i ę s n a łączy się
ściśle z halą jarzyn tak, iż pła-
szczyzny dachów przenikają się
wzajemnie. Główne wymiary
hali oraz przekrój poprzeczny
widoczne są na rys, 1, Ukształ-
towanie hali jest proste i śmia-
łe o dużej powierzchni otworów
okiennych w ścianach bocznych
zapewniających bardzo dobre
oświetlenie wnętrza- Kratowe
dźwigary główne stanowią

łączenia, które przyniosły znaczne oszczędności na
materiale. Styki montażowe w miejscach zmiany
momentów zostały nitowane.

Do obliczenia statycznego wprowadzono parcie
wiatru 200 kg/m2 ze względu na wybrzeże morskie.
Naprężenie dopuszczalne 1200 kg'cnr bez uwzględ-
nienia działania wiatru, 1400 kg/cm2 z uwzględnie-
niem parcia wiatru i zmiany temperatury,

Ciężar konstrukcji szkieletu stalowego przy hali
jarzyn (łukowej) wynosi 7,2 kg/m3, względnie 66
kg/m2, przy hali mięsnej 8,8 kg/m8, względnie 55

Rys, 7,
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Rys. 8.

kg/in2. Projekt architektoniczny opracowany zo-
stał przez Komisariat Rządu w Gdyni pod kierow-
nictwem inż. Zaorskiego, sprawującego jednocześ-
nie gfówny nadzór budowy. Projekt szkieletu sta-

lowego, obliczenie statyczne i
rysunki wykonawcze opraco-
wało biuro konstrukcyjne War-
sztatów Przetwórczych Wspól-
noty Interesów Górniczo-Hut-
niczych w Chorzowie,

Konstrukcję wykonał wraz
z montażem Wydział Mostowy
Warsztatów Przetwórczych wy-
żej wzmiankowanej firmy.

Do budowy przystąpiono na
podstawie gruntownie przemy-
ślanych planów, to też wykona-
nie całego szkieletu w wytwór-
ni i na montażu przeprowadzo-
no w stosunkowo krótkim cza-
sie, pomimo mrozów dochodzą-
cych do — 20° C.

Halę jarzyn podczas montażu przedstawiają rys.
5 i 6, ogólny widok gotowego szkieletu obydwu hal
rys. 7 i 8.

MIKOŁAJ KUNCEWICZ 624 . 014 . 2 : 725 . 2

Z praktyki projektowania konstrukcyj stalowych
w budownictwie przemysłowym

P o ustaleniu, zgodnie z wymogami celowości
projektowanej budowli, zasadniczych jej wy-
miarów, tak zewnętrznych jak wewnętrz-

nych, oraz po wyjaśnieniu tych czynników, które
wpływają na rozmieszczenie elementów stalowej
konstrukcji nośnej wewnątrz budowli w planie (np.
podział budowli na sekcje, ściany przedziałowe,
skrajnia dźwignic i maszyn) powstaje przed kon-
struktorem zagadnienie wyboru rozpiętości i od-
stępów dla poszczególnych części konstrukcji.

Przy prawie nieograniczonej możliwości stosowa-
nia dowolnych układów w konstrukcji stalowej
koszt i czas wykonania fabrycznego i montażu tejże
na miejscu budowy zależy jednak w znacznym stop-
niu:

A) od trafnego rozmieszczenia elementów kon-
strukcji;

B) od możliwego ujednostajnienia, t, j , od po-
wtarzalności identycznych części konstrukcji;

C) od uproszczenia montażowych połączeń ele-
mentów konstrukcyj ze sobą.

Dotrzymanie tych warunków, które kolejno niżej
omówimy, obniża koszt konstrukcji, tak przez wy-
datne zmniejszenie ceny jednostkowej za 1 tonnę,
jak też przez redukcję ciężaru całkowitego kon-
strukcji,

A) Konstrukcja nośna składa się z trzech kla-
sycznych grup elementów: słupów podporowych,
dźwigarów poprzecznych, wspartych na słupach,
oraz dźwigarów podłużnych, wspartych na dźwiga-
rach poprzecznych,

O ile w budynkach wielopiętrowych (mieszkal-
nych lub handlowych) ustalenie wzajemnych odle-
głości i rozpiętości elementów konstrukcji zależne
jest przeważnie od architekta, projektującego ogól-
ny rozkład pomieszczeń i fasadę budynku,o tyle dla

budynków przemysłowych (hale fabryczne) wspo-
mniane wymiary mogą być określane przez kon-
struktora z większą swobodą, t. j , z dążeniem do
osiągnięcia najmniejszego ciężaru całości konstruk-
cji.

Zadania hal fabrycznych wymagają w praktyce
przekrycia rozpiętości od 10 do 60 m przy wyso-
kości podpór (słupów) od 6 do 18 m, które to pod-
pory rozmieszczane bywają w linii ścian podłuż-
nych hali we wzajemnych odstępach od 4 do 12 m
i więcej. Ponieważ wielkość rozstępu dźwigarów
poprzecznych zależy od typu dźwigarów podłuż-
nych, przeto zaczniemy od tych ostatnich.

Najprostszym typem dźwigarów podłużnych (pła-
tew) są normalne dwuteówki walcowane (schemat
rys. 1). Mają one jednak tę wielką wadę, iż przy
rozpiętościach ponad 6 m rzadko mogą być wyko-
rzystane do granicy naprężenia dopuszczalnego,
gdyż wysokość tych belek, która przy ó = 1400
kg/cnr i rozpiętości / = 6 m powinnaby wynosić

ze względu na ugięcie nie mniej niż — /, t, j

42 cm, nie może być utrzymana, albowiem wytrzy-
małość belki Nr, 42 jest znacznie wyższa, niż tego
wymaga przypadające na belkę obciążenie; stosu-
jemy więc belki walcowane o niższej wysokości
i wytrzymałości, nie wykorzystując jednak i w ta-
kich belkach najwyższego naprężenia dopuszczal-
nego, żeby nie przekroczyć dopuszczalnej strzałki

ugięcia wynoszącej I

Mała wysokość płatwi walcowanych powoduje
zatem potrójną stratę materiału, a mianowicie z ty-
tułu: 1) nie wykorzystania naprężenia, 2) małego
oddalenia materiału w belce od osi obojętnej prze-
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kroju poprzecznego i niezmienności tego przekroju
na całej długości belki, 3) skrępowania konstruk-
tora w wyborze wielkości rozstępu dźwigarów po-
przecznych, odpowiadającej warunkowi ekonomicz-
ności tych ostatnich.

To też obserwujemy coraz częściej w konstruk-
cjach wykonanych stosowanie kratowych belek po-
dłużnych o pasach równoległych, przy wysokości

_ _ _ / (schemat 2),

Taki układ belek podłużnych pozwala: 1) na wy-
korzystanie krańcowego naprężenia bez obawy prze-
kroczenia ugięcia dopuszczalnego oraz na powięk-
szenie rozstępu dźwigarów poprzecznych do 10—
15 m przy utrzymaniu rozstawu kratownic podłuż-
nych wielkości ok. 5 m, 2) na umieszczenie nad
węzłami kratownic podłużnych lekkich belek po-

, przecznych z profili walcowanych w odstępach co
2,0 — 2,5 m, które to belki stanowią szkielet do-
godny dla wypełnienia właściwym materiałem izo-
lacyjnym pokrycia dachowego', 3) na skupienie dość
znacznych obciążeń na węzły kratownic poprzecz-
nych i przeto na otrzymanie dla prętów — przekro-
jów solidniejszych, sztywniejszych z dobrze wyko-
rzystanym naprężeniem dopuszczalnym. Mam tu
na myśli w szczególności pręty ściskane kratownic,
które to pręty dają, przy większych przekrojach
poprzecznych, spółczynnik /? na wytoczenie w gra-
nicach 0,65—0,75, zamiast 0,2—0,3, tak często spo-
tykanego w lekkich dźwigarach kratowych. Sku-
pienie obciążenia na mniejszą ilość kratownic so-
lidniejszych (cięższych) obniża ponadto koszt prze-
robu i montażu jednostki ciężaru konstrukcji, gdyż
zmniejsza ilość operacyj fabrycznych i w terenie,
4) na rzadszy roizstaw podpór (słupów) pod kra-
townice poprzeczne, co ma
szczególne znaczenie przy ha-
lach wysokich i wreszcie 5) na
doskonałe usztywnienie całości
przekrycia tak w kierunku po-
dłużnym jak poprzecznym, gdyż
kratownice podłużne łączą się
z poprzecznymi na całej ich
wysokości (patrz schemat 2,
przekrój C-D).

Należy przy tym podkreślić,
że osiągamy usztywnienie przy
pomocy kratownic podłużnych
nośnych, t. j . bez straty mate-
riału, której nie unikniemy przy
płatwiach walcowanych (patrz
szemat 1, przekrój A-B), gdyż
w tym ostatnim wypadku je-
steśmy zmuszeni dodać do pła- E

l • 1 r ft
tew, ułożonych na górnym ^
pasie kratownic poprzecznych, ^
oddzielne pionowe wiązania ^
montażowe, łączące parami kra-
townice poprzeczne.

Próby teoretycznego ustale-
nia warunków, przy których
moglibyśmy osiągnąć najmniej-
szy ciężar konstrukcji przekry-
cia, znajdujemy w pracy prof.
N. S. Słreleckiego (Moskwa),
wydanej pod nazwą; „Nowe
ideje i możliwości w metalo-

wych konstrukcjach przemysłowych". Na str. 29
pracy wyprowadza autor następujący wzór dla
określenia całkowitego ciężaru dźwigarów podłuż-
nych — g'np oraz poprzecznych — ^ w kg na 1 m2

rzutu poziomego:

g np + gc — —J {- Pn • B •

B —
b —

b ' ™ " \ ' ° ' X
Oznaczenia w tym wzorze są następujące:

rozstęp dźwigarów poprzecznych w m,
rozpiętość dźwigarów poprzecznych w m,
rozstęp dźwigarów podłużnych w m,

a< Po i ^oi ^' — współczynniki ustrojowe dla dźwi-
garów poprzecznych i podłużnych. Wielkości tych
współczynników wzięto z wykresów, zbudowa-
nych przy zmiennych I, B i b na podstawie projek-
tów wykonanych.

Pochodna przytoczonego równania względem 1
daje następującą wartość dla lt odpowiadającą
minimalnemu ciężarowi konstrukcji przekrycia:

\~ %-B-b- T

Przykłady liczbowe przy B ~ 30 m i b = 2 m.

1) przy płatwiach walcowanych, dla których
a = 4,5; (3° = 0,5; W = 6, Wo = 1,5, otrzymamy
X = 6,3 m.

2) przy płatwiach kratowych, dla których a = 2,0,
zaś p0, F' i Wo mają poprzednie znaczenie, otrzy-
mujemy X = 9,5 m .

Oszczędność na ciężarze konstrukcji przekrycia
oblicza prof. Słreleckij na 30% na korzyść wypad-
ku drugiego.
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Należy jednak zaz-naczyć, że próby tego autora
dotyczą rozwiązania omawianego zagadnienia prze-
ważnie w płaszczyźnie przekrycia, t. j , bez uwzględ-
nienia zmiennej wysokości słupów, wspierających
przekrycie. Dla przykładu przytoczymy liczby na-
stępujące: w hali fabrycznej o wymiarach w pla-
nie 15 X 80 m i wysokości do gzymsu 12 ni ciężar
własny konstrukcji przekrycia dachowego wynosi
okoiło 30 t, zaś słupów, rozstawionych w ścianach
podłużnych co 10 m — 35 t.

Ponieważ ciężar słupów zależny jest od rozstę-
pu dźwigarów poprzecznych i ponadto od wyso-
kości hali, wydaje się przeto słusznie jszym stoso-
wanie, przy ustaleniu ekonomicznego podziału na
pola konstrukcji przemysłowych, zasady przyjętej
przy podziale na przęsła otworów mostowych. Za-
sada ta w odniesieniu do konstrukcyj przemysło-
wych miałaby brzmienie następujące:

K o s z t s ł u p ó w w j e d n y m s z e r e g u
p o p r z e c z n y m p o w i n i e n b y ć z b l i -
ż o n y do k o s z t u j e d n e g o p o l a p r z e -
k r y c i a d a c h o w e g o.

O ile budowla należy do typu szkieletowych, t. j .
posiada szkielet stalowy do utrzymania wypełnie-
nia izolacyjnego ścian podłużnych, słusznym bę-
dzie doliczyć w omawianym porównaniu koszt
szkieletu do kosztu przekrycia w jednym polu, Nie
pominiemy również doliczenia kosztu fundamentu
do kosztu słupa oraz kosztu belek podsuwnicowych
do kosztu przekrycia,

B) Ujednostajnieniu elementów projektowanej
konstrukcji (słupów, kratownic i blachownie) stoi
częstokroć na przeszkodzie zbyt dokładne uwzględ-
nienie, przy doborze przekrojów, drobnych odchy-
leń w siłach i obciążeniach, działających na zasad-
niczo jednakowe elementy konstrukcji. Rzecz zro-
zumiała, że dla każdego kompletu podobnych ele-
mentów należy zbadać i wyznaczyć w projekcie naj-
niekorzystniejsze działanie sit i obciążeń, nato-
miast po ich wyznaczeniu zaleca się rozdzielić ten
komplet przed doborem przekrojów na grupy o si-
łach wewnętrznych zbliżonych do 10% i zastoso-
wać identyczny przekrój według maximum siły dla
całej grupy. Jeszcze lepszy wynik praktyczny daje
zachowanie dla danej grupy elementów identycz-
nych wymiarów zewnętrznych przekroju poprzecz-
nego przy odpowiedniej modulacji grubości w częś-
ciach składowych tego przekroju; mamy tu na my-
śli naprzykład modulację grubości kątownika bez
zmiany szerokości jego półek.

Ostateczna oszczędność w kosztach konstrukcji
przy ujednostajnieniu przekrojów wyrazi się nie
tylko w zamówieniu większej ilości stali o< jedna-
kowym profilu, co w warunkach miejscowych daje
niższą cenę jednostkową materiału, nie tylko w po-

tanieniu trasowania, wykonania szablonów, samej
konstrukcji i jej składania, lecz i w ujednostajnie-
niu i przeto potanieniu połączeń jednej grupy ele-
mentów z drugą, naprzykład słupów z kratownica-
mi i t, d,

Ponieważ koszt konstrukcji stalowej składa się
zasadniczo z kosztów materiału, przerobu w zakła-
dach przetwórczych oraz montażu w terenie, widzi-
my, iż ujednostajnienie przekrojów poprzecznych
w projektowanej konstrukcji spowoduje obniżkę ce-
ny jednostkowej we wszystkich trzech składowych
tej ceny, co w konsekwencji opłaca pewną zwyżkę
ciężaru własnego konstrukcji, powstałą z tytułu
ujednostajnienia i pozwoli na skrócenie czasu wy-
konania, t. j , na szybsze rentowanie się budowli.
Dodatnie znaczenie ujednostajnienia przekrojów
ma tym większy wpływ na koszt i czas wykonania,
im większe są rozmiary budowli.

C) UproszdZienie połączeń ze solbą elementów
konstrukcji w ogóle, zaś w szczególności połączeń
montażowych, polega nie tylko na możliwym
zmniejszeniu ilości nitów, względnie długości spa-
wek, lecz również na dogodnym i łatwo dostępnym
ich rozmieszczeniu. Ta część opracowania projek-
tu jest najmniej wdzięczną dla konstruktora, gdyż
nie uzewnętrznia się ani w wyglądzie konstrukcji,
ani w tonnaoh osiągniętej oszczędności na wadze'
natomiast kierownik montażu w terenie potrafi na-
leżycie ocenić omawiane wykończenie pracy kon-
struktorskiej, gdyż wizrost ilości tonn konstrukcji
zmontowanych dziennie będzie realnym skutkiem
przemyślanych połączeń.

Całkowity okres czasu, od chwili powstania w za-
rodku idei wykonania budowli do chwili oddania
tej budowli do użytku rozdziela się w warunkach
obecnych na trzy następujące stadia: 1) dojrzewa-
nie finansowe idei budowli, niezależne od konstruk-
tora, trwa przeważnie długie miesiące a nawet całe
lata; 2) od chwili polecenia wykonania projektu
konstruktorowi do żądanego terminu jego ukończe-
nia i oddania na warsztat — liczy się przeważnie
w tygodniach i 3) wykonanie warsztatowe i montaż
w terenie, trwa 3—4 miesiące.

Niedocenianie znaczenia drugiego stadium w
ogólnym terminarzu urzeczywistnienia budowli
wpływa bardzo ujemnie tak na koszt wykonania
jednostki ciężaru konstrukcji w zakładach prze-
twórczych, jak również na koszt jednostki montażu.

Należy więc ze wszech miar bronić zasady, że
każdy dodatkowy dzień pracy konstruktorskiej da
w ostatecznym obrachunku nie tylko realną oszczęd-
ność w kosztach wykonania i montażu, lecz nawet
skróci łączny czas trwania dwóch ostatnich stadiów
realizacji budowli.

JERZY MUTERMILCH 531 , 254

Belki zginane siłami poziomymi
iły równoległe do osi belki, działające mimo-

środowo, wywołują w belce oprócz sił osio-
wych, ściskających lub rozciągających, także

momenty zginające. Analiza pracy belki przy tego
rodzaju obciążeniu stanowi przedmiot poniższych
rozważań. Sprawę sił osiowych, jako nie nasuwa-
jącą wątpliwości, pomijamy zupełnie, poza tym

ograniczymy się do rozpatrywania belki podpartej
swobodnie w dwóch punktach.

Belka swobodnie podparta AB (rys. 1) jest ob-
ciążona w dowolnym punkcie K poziomą siłą P
(ogólnie: siłą równoległą do osi belki), działającą
w odległości a od osi belki,
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Reakcje podpór:

Pa
= -A = I

Moment zginający na
odcinku AK: pJ

\

P„, przy czym Px należy ustawić nad podporą A
(rys, 3). Liczbę sił n, odpowiadająca max. max. M,
określa się z równania:

dM max

dn = 0 .

Reakcja:
n P a

= ~Pa
X

I ' Rys. i,

gdzie x oznacza odległość przekroju od podpory A.
Moment zginający na odcinku KB:

Moment:

nPa
{l~np + p) =

n2p np

gdzie Xi oznacza odległość przekroju od podpory
B. Z tych wzorów wynika korastrukcja wykresu mo-
mentów, pokazana na rys. 1. Gdy punkt zaczepie-
nia siły P przesuwa się po belce AB, punkty Kt
i K2 wykresu momentów posuwają się po prostych
A1 Bt i A2 B2, tak, że Ikońcowe wartości momen-
tów zginających wynoszą + Pa (gdy siła P zacze-
piona jest nad podporą B względnie A),

Rozpatrzmy teraz tę samą belkę obciążoną ca-
łym szeregiem ruchomych sił P w odstępach p
(rys, 2). Niech sił tych będzie n.

Reakcje:

nPa
I

Moment zginający w przedziale k

Stąd:

Pys. 3.

2 p

gdzie x oznacza odległość od punktu A,
Stąd wynika p

kresu momentów.

Ponieważ jednak n musi być liczbą całkowitą,

więc zamiast n = ~—- należy wziąć liczbę całko-
2 p

S f J Z Ł ? ° d a i i a ^ r y S ' 2 k 0 n s t r u k c i a ^ witą N = ^ ± t, gdzie £ jest ułamkiem mniej-

szym lub równym 1/i. Ostatecznie zatem:

nPa.

max. max. M =

Rys. 2.

Należy tu odróżnić dwa wypadki.
Jeżeli (n — 1) p < I <np, czyli jeżeli na belce

znajduje się największa liczba sił P, jaka mieści
się na długości /, to maximum momentu zginają-
cego otrzymuje się na podporze A, gdy nad tą pod-
porą ustawić siłę P±. Wtedy:

max. mas, M = Pa,

czyli równa się momentowi zginającemu przy jed-
nej sile P.

Jeżeli zaś / > np, to max, max, M otrzymuje się
bezpośrednio na prawo od punktu zaczepienia siły

przy czym N oznacza zaokrągloną do najbliższej

liczby całkowitej, wartość n = — — , .
l p

Podstawiając we wzór na Mm&x wartość n = „ ,

otrzymuje:

max. max. M = Pa
1 + I

Jest to funkcja stale rosnąca przy wzroście sto-
sunku — . Powyższy wzór dowodzi zatem, że w bel-
ce podpartej swobodnie w dwóch punktach i ob-
ciążonej mimośrodowo ruchomym układem sił rów-
noległych do osi belki, największy moment ẑgina-
jący jest proporcjonalny do momentu Pa jednej
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siły, oraz zwiększa się ze wzrostem stosunku roz-

piętości belki do rozstawu sił, czyli — . Dla danego

stosunku — największy moment zginający otrzy-

muje się Wtedy, gdy momenty Pa zajmują połowę

rozpiętości belki przy — całkowitym i parzystym,

lub nieco mniej, niż połowę przy innym — .

Analogiczne rozumowanie przeprowadzimy dla
belki równomiernie obciążonej momentami w spo-
sób ciągły (m tm/m; rys. 4).

Reakcje:

mc

Moment zginający na odcinku KB (w odległości
i od B):

Na odcinku AK (w odległości x od A):

Mx = mc • —j m [ x — (/ — c)] .

Z tych wzorów wynika konstrukcja wykresu mo-
mentów, pokazana na rys, 4.

Największy moment otrzymuje się w punkcie K;

Mmitx = —j- {l—c).

Wielkość c, odpowiadającą max. max. M, okre-
śla się z równania:

dM
dc

2 mc
= m , — = u.

Stąd

c --—

Podstawiając tę wartość we wzór na Mm a i, otrzy-
mujemy:

J
m

max. max. M =
I

Przy obciążeniu ciągłym dla otrzymania max,
max, M winna być zatem obciążona połowa rozpię-

m tm/m

Rys. 4, Rys. 5.

toiści belki. Gdy obciążenie ciągłe m zajmie całą
rozpiętość belki, to momenty zginające w belce
stają się równe zeru, jak widać ze wzoru na Mx

który przy c = / przekształca się we wzór Mx = 0

Największe ugięcie belki otrzymuje się przy ob-
ciążeniu jedne] połowy belki momentem m tm/m
i to, pomimo niesymetryczniego obciążenia, w środ-
ku rozpiętości belki, gdyż wykres momentów zgi-
nających jest symetryczny (rys, 5), Uważając ten
wykres za wtórne obciążenie belki, otrzymamy:

Reakcje od obciążenia wtórnego:

4
J_

2
ml2

16

Moment w środku rozpiętości od obciążenia
wtórnego:

«JJ = mPj I l\ mP
- o - 1 6

A więc ugięcie y0 = ml*
48 EJ

48

Izie EJ oznacza

sztywność belki.
Linia wpływowa momentu zginającego w dowol-

nym przekroju dla obciążenia, składającego^ się
z sił równoległych do osi belki i działających mi-
mośrodowo, jest przedstawiona na rys. 6.

A

¥\MW.„ T
Rys. 6.

Bez względu na położenie momentu M = 1, re-
akcje wynoszą:

~~~ ~~~r'
Gdy M = 1 znajduje się na odcinku AK, to

MK = S (Z — c) = — j — - .

Gdy M = 1 znajduje się na odcinku if5, to

Linię wpływową dla obciążenia momentami moż-
na również otrzymać, jako krzywą różniczkową
odpowiedniej linii wpływowej dla obciążenia pio-
nowego.

Rozpatrywaliśmy dotychczas siły zaczepione
bezpośrednio do belki. Rozważmy obecnie działa-
nie poziomego obciążenia ciągłego, przenoszącego
się na belkę tylko w pewnych punktach, które bę-
dziemy nazywali węzłami.

Belka AB o rozpiętości / podzielona jest na n
równych przedziałów (rys. 7).

Jeżeli obciążenie ciągłe m tm/m zajmuje całą
rozpiętość belki, to w węzłach o i n działają mo-

md
menty -=— ( w innych zaś węzłach momenty md,

Wykres momentów zginających przedstawiono na

rys. 7. Jak widać z wykresu, Afmax = md
oraz
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Mmin = TT • W miarą zwiększania liczby prze-

działów n, czyli zmniejszania d, maleją wartości
max, i min. momentów, aż wreszcie przy nieskoń-
czenie wielkiej liczbie przedziałów momenty zgi-
nające w belce stają się równe zeru, jak to już,
wskazano poprzednio.

fm/

Stąd

,, md n
max. max, m = — • n •

n \2
, n ml

= md • ~r = —4 4

<U r r5 n-1 ri

f J
1

a i = mc I ]

md

Rys, 7. Rys. 8.

Dla otrzymania max, max, momentu zginającego
należy obciążyć tylko część belki, Załóżmy dla
uproszczenia, że obciążona jest całkowita liczba
n przedziałów, t. zm. że c — kd (rys. 8), W wę-
złach o i k działają momenty—^—, w węzłach 1, 2,...

{k — 1) momenty md.
Momemt zginający bezpośrednio na prawo od

węzła h wyraża się wzorem:
mc

hd -{-[h dm =

= "•"[( 1 ł]
przy czym wzór ten jest ważny dla 0 <C h <c k.

Jak widać z tego wzoru, Mh rośnie wraz z h,
a więc z pośród momentów Mo, Mu ......, Mk—i
największy jest moment:

Mk-i = mc 1 • Y) + mcM~7

Moment w węźle k wyraża się wzorem:

Mk = mc (i — y-j .

Z porównania wzorów na Af*_i i ilfo wynika, że

—, Mk jest momentem największym,

c 1
zaś przy -y > — , największy jest moment Af*_i.

n c 1 . , , .
rrzy ~=- = — , iHfc = AZi_i. Przy obliczaniu max.
max. Af należy przeto rozpatrywać dwa wypadki.

przy 4

U c y 11) y^y •

raax = mcii — -j- md
{kn —

dk

-jj -+• md (y —

k)

Stąd

max, max. M =
md

• + 1 -

4n

Stąd wniosek, że gdy belka jest podzielona na
parzystą liczbę n przedziałów, to należy dla otrzy-
mania max. max. M obciążyć k = ~przedziałów,

wtedy max. max. M = — . Gdy zaś liczba n prze-

działów jest nieparzysta, to należy obciążyć k — n + 1

przedziałów, wtedy max. max, M=—j~ 1 Ą g

Z wszystkich powyższych rozważań wynika, że
największe momenty zginające otrzymuje się wte-
dy, gdy obciążenie poziome zajmuje połowę lub
mniej więcej połowę przęsła, Jeżeli zaś obciążenie
to znajduje się na całym przęśle, to momenty zgi-
nające w belce osiągają co najwyżej wartość mo-
mentu jednej obciążającej siły poziomej względem
osi belki.

Rozpatrzymy teraz działanie obciążenia złożo-
negO', mianowicie dającego jednocześnie nacisk pio-
nowy i siłę poziomą, zaczepioną w pewnej odległo-
ści od osi belki. Tego rodzaju obciążeniem jest po-
ciąg w chwili hamowania, a więc przeprowadzone
tu obliczenia mogą mieć zastosowanie przy bada-

niu wpływu hamowania po-
ciągu na budowę wierz-
chnią mostów kolejowych.

Na belkę swobodnie pod-
partą AJ5 (rys. 9) działa

Rys- 9. obciążenie ruchome, cią-
głe i równomiernie rozło-

żone, składające się z obciążenia pionowego q t/m
i z obciążenia momentami m tm/m,
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W przypadku działania pociągu hamującego,
mamy wprawdzie do czynienia z obciążeniem sku-
pionym w poszczególnych punktach, lecz wseyst-
kie rozumowania, przeprowadzone dla obciążenia
ciągłego, moiżna również w podobny sposób zasto-
sować do obciążeń skupionych. Przyjęcie obciążę-
nia ciągłego upraszcza znacznie obliczenia, otrzy-
mane zaś w tym założeniu wyniki można zasadni-
czo stosować i do skupionego obciążenia kolejo-
wego.

W dalszym ciągu zajmiemy się obliczeniem naj-
większego momentu zginającego w belce, przedsta-
wionej na rys. 9, i określeniem wpływu, jaki na
wartość tego momentu wywiera obciążenie momen-
tami m tm/m.

Załóżmy, że maximum momentu zginającego wy-
stępuje na odcinku s, t. zn„ że xm < s.

Moment w odległości x od podpory A:
a) od obciążenia q.

2 2 A -

Po podstawieniu tej wartości we wzór na Mx

otrzymujemy:

flfmax — 3— (_ &2 -j_ 2 k — 2 a k -f- 2 a)a = ~- • xm
2 .

° *

, *«][ ^ z g ° d m e z warunkiem, ze *r a < s , mu-
S 1 YCl

/
— 2

- fe2-2«fe

2 a ) ' •

Stąd

o?-\- 2 a — a.
Dla znalezienia długości s = kl obciążenia, przy

której Mmsx osiąga największą wartość, zestawia-
m y r 6 w n a n i e ;

2

2/ 2 2/

b) od obciążenia m.
Momenty m niech mają zwrot zgodny z ruchem

wskazówki zegara, wtedy bowiem wywołują one
w belce momenty zginające dodatnie, czyli tegoż
znaku, co momenty od obciążenia pionowego q.

ł

Wprowadzamy następujące oznaczenia:

a. = — - , czyli m = aql
9'

k = —j~ , czyli s =

Po przekształceniu:

k3- 3 (1 - a) k2 -f- 2 (1 - 3 a + a2) & -f 2a (1 - a ) = 0.

Pierwiastkami tego równania są:

k — 1 •— o.- k = \ — a. + ]/ 1 + <xs •

Wielkość k musi spełniać następujące warunki:

Ponieważ ć2 nie spełnia warunku k^.1, zaś ks

1es^ ujemne, więc pozostaje tylko ku które zawsze
spełnia warunek k <C 1, co się zaś tyczy warunku-
k ^ V u? Ą-2* — a, to należy sprawdzić, przy ja-
kich wartościach a pierwiastek kl spełnia ten wa-
runek.

Z warunku:

Wtedy całkowity moment pod wpływem q oraz otrzymujemy:
m wyraża się wzorem:

1 — a > /a3 + 2a — a

<r y^r 1

fl[s{2l-s)x~lx»] + ^{l-s)= a<0,414.

. A zatem wykres momentów posiada maximum
[kl (2 / — kł) x — lx2 ] -j- -^?~ (/ ft/) — na odcinku s, jak to zakładaliśmy, tylko wtedy,

' gdy a < 0,414. W tym wypadku będzie:

Dla znalezienia odległości xm, odpowiadającej
Mmax zestawiamy równanie:

Stąd

= l - a ; X a = = y [ - (1 - a)2 - a) -

— 2a (1 — a) ~\- 2a] = — (1 4~ a2) ;
2

=T( 1

12

f ' T

Pi = (1 + a2)2-
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Jeżeli a > 0,414, to wykres momentów nie po-
siada maximum na odcinku s, a ponieważ od punk-
tu C w kierunku B momenty maleją aż do zera,
więc w tym wypadku moment zginający osiąga
największą wartość w punkcie C, t. zn. przy x = s.

Mmax = MC— qs {l — s) ms {I — s)

qs (Z —
2/

Dla znalezienia wartości s, przy której Afmax

osiąga największą wartość, zestawiamy równanie:

2<* - 4«fc) - 0
alt Z

Stąd

* = T [(1 ~ 2ct) + y (1 ~~ 2 a ) y T ^ 1 ]
Gdy a dąży do co, to k dąży do '/a (wartość tę

otrzymujemy, dzieląc licznik i mianownik przez a
i biorąc stosunek pierwszych pochodnych licznika
i mianownika przy a = co). Wynik ten zgadza się
z tym, jaki otrzymano poprzednio, rozpatrując bel-
kę obciążoną tylko ciągłym obciążeniem m tm/m.
Jeżeli zaś k dąży do 1/i, to M^w = Mc dąży do

Jfc«*M-±-
gdzie

8

fc •-

_ R <fł*

2*.

Otrzymane wyniki przedstawiamy w postaci wy-
kresów & = f (a) i p = / (a). Pierwszy z nich (rys. 10)

Wykres zależności P od o. przedstawia na odcin-
ku, gdzie a ^0,414, krzywą o równaniu p = (1 +
+ -z2)-, zaś przy a > 0,414 krzywą zbliżającą się

asymptotycznie do prostej o równaniu (3 = -,r-+2 «,

Jak widać z tego wykresu wzrost a, charaktery-
zującego stosunek obciążenia poziomego do pio-
nowego, początkowo wpływa b. nieznacznie na
wzrost największego momentu zginającego. I tak

np. przy a = 0,1 największy moment zginający

w belce jest tylko o 2% większy od wartości ~- .
o

Dla zorientowania się, z jakimi wartościami a spo-
tykamy się w jezdni mostu kolejowego, weźmy na-
stępujący przykład (rys. 12).

Belka o rozpiętości 4,00 m i wysokości 1,00 m,
jest obciążona hamującym parowozem. Niech siła
hamowania wynosi 0,2 nacisku pionowego i niech
będzie zaczepiona w poziomie główki szyny, a więc

W

> 0,414 0,5

1

10

3k}-2(t-2<*Jk-%»

asymptota k*

1.5

t

20 2

0,5
19

S 3,0 oc 45

Rys. 10.

wskazuje, jaką część belki należy obciążyć przy
danym a dla uzyskania max. M, drugi zaś (rys. 11)
stosunek tego momentu do max, momentu, jaki się
otrzymuje przy obciążeniu pionowym q t/m, t. zn,

sl
8 '

do

Wykres zależności k od a przedstawia na od-
cinku, gdzie a ^ 0,414, linię prostą o równaniu
k = 1 — a, dalej zaś krzywą zbliżającą się asymp-
totycznie do prostej poziomej k = Va •

0 0,4/4 05 10 oc 1,5

Rys. 11.

np. 0,40 m nad wierzchem belki. W tych warunkach
a wyniesie;

0,2 ?• 0,90 = 0,045
P-4,00

Odpowiednie p = (1 -f- 0,0452)2 SŚ 1,005, a więc
wpływ hamowania na największy moment zgina-
jący wynosi tu zaledwie 0,5%, co całkowicie uspra-
wiedliwia pomijanie tego wpływu przy obliczaniu
momentów zginających w belkach mostów kole-
j owych.
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RADZIMIR PIĘTKOWSKl 624.131

Grunt jako element konstrukcji budowlanej

B ezsporną zdobyczą ostatnich 10—20 lat jest
nowa metoda podejścia do zagadnienia grun-
tów jako posadowienia budowli, a mianowi-

cie przez studiowanie fizycznych i mechanicznych
własności pokładów ziemnych. Zadanie to zostało
ułatwione dzięki postępom w dziedzinie fizyki w
ostatnich latach, a także przez wykorzystanie me-
tod obserwacji gruntów, opracowanych dawniej dla
celów rolniczych, przemysłu ceramicznego i t. p.
Obecnie, biorąc nienaruszone próbki gruntów i pod-
dając je badaniom laboratoryjnym, można prze-
widzieć nie tylko wielkość osiadania gruntu pod
projektowanym obciążeniem, ale nawet wykreślić
postępy spodziewanego osiadania w czasie. Zwią-
zane to jest jednak z dość dużymi trudnościami,
a więc przede wszystkim badanie próbek ziemnych
w laboratorium 'wymaga 2—3 tygodni czasu, a nie-
raz i więcej, poza tym określenie mechanicznych
własności gruntów udaje się wykorzystać dla obli-
czeń wtedy, kiedy uwarstwienia mają dość jedno-
rodny charakter i nie są zbyt powikłane, — a wresz-
cie, porównanie obserwowanych osiadań z wielkoś-
ciami przepowiedzianymi na podstawie wstępnych
obliczeń, zazwyczaj potwierdza charakter i kate-
gorię osiadań, lecz rzadko zgadza się dokładnie cy-
frowo'. W praktyce jednak zwykle nie gra roli orze-
czenie, czy budowla osiądzie na 4 czy na 6 mm —
rzeczą ważniejszą jest wiedzieć tułaj, czy należy się
spodziewać osiadania o 5 mm, czy też raczej o 50
lub 100 mm, a w tych granicach przez zbadanie la-
boratoryjne można już spodziewać się wystarcza-
jącej odpowiedzi.

Wiemy dobrze, że na stanie budowli odbijają się
albo osiadania nierównomierne, albo też osiadania
równomierne lecz już takiej kategorii, że wpływają
na całość połączeń wodociągowych lub kanaliza-
cyjnych. Osiadania nierównomierne nawet drobne
mogą być bardzo szkodliwe dla konstrukcyj żelbe-
towych, lecz w pewnych granicach bez znaczenia
dla konstrukcyj stalowych lub murów z cegły.

I tu wyłania się dezyderat do wprowadzenia w
życie, żeby przez uprzednie, przed sporządzeniem
projektu, zbadanie pokładów gruntów, dostosowy-
wać do ich charakteru rodzaj konstrukcji budynku,
Dotychczas najczęściej projekt budowli sporządza-
ny jest w ten sposób, że charakter gruntów jest ba-
dany (o ile wogóle jest badany) po opracowaniu
całkowitej konstrukcji, i sposób fundamentowania
dobierany jest później, nieraz dopiero po wykona-
niu dołów lub rowów fundamentowych. Metoda po-
dejścia do fundamentowania przez uprzednie zba-
danie pokładów, na których posadowienie budowli
ma się opierać, została opracowana i jest właściwie
zasadniczo stosowana tylko przy projektach więk-
szych mostowi jest tu rzeczą normalnie praktyko-
waną, że w zależności od głębokości fundamento-
wania i związanych z tym kosztów projektuje się
bądź większe przęsła i mniejszą ilość filarów, bądź
mniejsze przęsła i więcej filarów. Z myślą uwzględ-
niania jakości gruntu przy wyborze i zaprojektowa-
niu konstrukcji budynków spotykamy się dopiero
w ostatnich czasach. Jeżeli będziemy uważali grunt,

jako jeden z elementów budowy, różniący się jed-
nak zasadniczą cechą od innych elementów, a mia-
nowicie, że jest związany ściśle z terenem wyko-
nania, to będziemy musieli dostosować się zarówno
charakterem konstrukcji jak i jej materiałem (stal,
cegła, żelbet) do> właściwości gruntu. Mając do dy-
spozycji pokłady skaliste lub ziemne o dobrej noś-
ności, łatwo jest projektować budowę w dowolnym
wykonaniu, nie troszcząc się ani o rozkład obciążeń
(skoncentrowane naciski czy też obciążenia rozłożo-
ne na większych powierzchniach), ani o więcej czy
mniej częsty podział budynku przerwami dylaty-
cyjnymi. Kiedy natomiast grunt jest słaby lub
o nierównomiernej wytrzymałości, należy dążyć
przede wszystkim do uniknięcia lokalnych skoncen-
trowanych obciążeń, a poza tym, licząc się z możli-
wością nierównomiernego osiadania, unikać kon-
strukcyj żelbetowych, wybierając raczej szkielety
żelazne lub mury z cegły; jest rzeczą wiadomą, że
ostatnie dwa typy konstrukcyj znoszą łatwo od-
kształcenia znacznie większe niż żelbet, gdzie nie-
znaczne przesunięcia wywołują zaraz pęknięcia.

Jeżeli stosujemy palowanie, to musimy brać pod
uwagę, że wzory dynamicznie, określające nośność
wbijanych pali, zasługują rzeczywiście na zaufanie
przy oparciu się .albo na złożach piaszczystych albo
iłowatych lecz o dużej ścisłości, a małej zawartości
wody, t. j , gruntach tego rodzaju, które bądź pod-
dają się szybko odkształceniom, bądź przy obcią-
żeniach budowlanych prawie nie poddają się w
ogóle. Natomiast grunty o małej zwartości, w szcze-
gólności -grunty gliniaste o> większej zawartości wo-
dy, po zabiciu pali lub po posadowieniu budowli do-
stosowują się pod obciążeniem do nowych warun-
ków często w ciągu miesięcy, lat lub dziesiątków
lat, a więc nośność pali, określona według wzorów
dynamicznych dla danego momentu, z biegiem cza-
su, musi ulec zmianom, przeważnie w kierunku
zmniejszenia nośności. Ponieważ w niektórych tylko
wypadkach można mieć stuprocentową pewność co
do1 rzeczywistej nośności ipala, określonej wzorem
dynamicznym, czy ze względu na typ pala i sposób
jego wykonania, czy też na charakter gruntów, więc
przyjętą jest rzeczą dawać duże zapasy bezpie-
czeństwa (nie mniej 3-krotnego, a często jeszcze
większe, w zależności od użytego wzoru matema-
tycznego i charakteru budowli) oraz pożądane jest
stosować raczej większą ilość pali o mniejszej noś-
ności, niż mniejszą ilość pali o większej nośności.
Naturalnie poza tym jest rzeczą bezsporną, że więk-
sza ilość pali daje zawsze lepsze powiązanie z grun-
tem i lepiej przekazuje mu przyjęte obciążenia. Na-
leży się przy tym liczyć z faktem, obserwowanym
przez prof. Terzaghi na budowach w Wiedniu, że
grupy pali dawały osiadanie od 5 do 20, a nawet
30 razy większe, niż pojedynczy pal przy jednako-
wyjm obciążeniu w stosunku do jednego pala; nie-
stety, prof. Terzaghi nie podaje, na jakich wzajem-
nych odległościach rozstawione były pale w tych
wypadkach. O ile tylko podstawy pali zostają wza-
jemnie jedna od drugiej dostatecznie oddalone, nie
ma powodu, żeby nie uznawać indywidualnej pracy
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każdego pala. Jednakowoż w każdym razie, przy
większych powierzchniach fundamentowania na pa-
lach, należy kontrolować nośność gruntów, na któ-
rych pale opierają się, czy te grunty są w stamie
przyjąć na siebie nacisk jednostkowy, jaki otrzymu-
je się przez podzielenie obciążenia każdej podstawy
przez całość jej rzutu poziomego.

Im większa jest powierzchnia rzutu budowli, tym
dalej przenikają natężenia w głąb przy jednakowym
obciążeniu powierzchniowym i tym one są znacz-
niejsze na jednakowych głębokościach. Można tu
przytoczyć przykład filarów mostu, zbudowanych
na palach około 40 lat temu w Ameryce na wybrze-
żu oceanu Spokojnego i posadowionych obok no-
wych fundamentów fabryki o długości budynku ok.
300 m, również na palach, nieco nawet głębszych
1 obciążonych b. skromnie w granicach 10—15 tonn
na pal; filary mostu o małej powierzchni fundowa-
nia nie dały wyraźnych osiadań, a budynki fa-
bryczne o dużej powierzchni przy obciążeniu
2 kg/cm3 w rzucie fundamentów osiadły o 40 cm.
W ostatnim wypadku przy pomocy analizy mate-
matycznej z góry można było przewidzieć poważne
osiadania.

Jeżeli chcielibyśmy kiedykolwiek określać noś-
ność gruntu drogą próbnych obciążeń, należy mieć
na uwadize, że wpływ miejscowego obciążenia prze-
nika w głąb zaledwie na odległość parokrotną w sto-
sunku do poprzecznych wymiarów naciskającej pod-
stawy, Można za pomocą obciążeń próbnych szu-
kać z powodzeniem orientacyjnych danych w tym
wypadku, jeżeli grunty poniżej posadowienia funda-
mentu posiadają większe wytrzymałości w stosunku
do pokładu, poddanego próbie; w tym wypadku
jednak, jeżeli głębsze przewarstwienia są słabsze,
próbne obciążenie może nie uchwycić swym wpły-
wem dolnych słabszych warstw, które jednak tra-
fią później bezwzględnie w sferę zasięgu natężeń,
wywołanych budową o znacznie większej powierzch-
ni nacisku.

Parę podanych tu myśli wystarczy, żeby nasunąć
poważne refleksje przy projektowamiu i zaznaczyć,
jak to wspomniano wyżej, korzyści techniczne, wy-
pływające z dostosowania konstrukcji budowli do
charakteru zalegających gruntów i znaczenie wybo-
ru odpowiedniego posadowienia, czyli sposobu
związania całości budowli z gruntem.

JANUSZ RATYŃSKI 624 . 93 : 727 . 6 / r (438 Kraków)

Konstrukcja stalowa świetlni dachowych
Muzeum Narodowego w Krakowie

Przy budowie Muzeum Narodowego w Krako-
wie zastosowano nad dwiema salami wysta-
wowymi świetlnie dachowe, które pozwalają

na otrzymanie oświetlenia górnego, tak korzystnego
w tego rodzaju salach.

Konstrukcję stalową niosącą świetlni stanowią,
oparte na podciągach żelbetowych, 4 dźwigary na-

Przekrćj poziomy okien

sto uszcze/n. / UtPA L40*!S*S

shjpek narożny

potnik pomostu

Przekrój pionmry świetlni dolnej

;twa dociskaitca

Rys. 1.

rożnikowe spawane o ściankach pełnych, na któ-
rych z kolei opierają się 2 blachownice podłużne
i 2 poprzeczne, podtrzymuj ące ściany boczne, dach
i świetlnie poziomą.

Blachownice są belkami spawanymi, podłużne
mają rozpiętość 17,1 m, poprzeczne —i 9,615 m,
wysokość 1440 mm, na nich spoczywają słupki pod-
trzymujące wiązary dachowe, pomiędzy słupkami
mamy podwójne okna stalowe bezkitowe, zewnę-
trzne stałe a wewnętrzne otwierane, średnia wiel-
kość okien około 1,75 X 2,0 m.

Dach świetlni jest czterospadJkowy, pokryty papą
na płytach gazobetonowych, które spoczywają na
płatwiach z dwuteownika N 10, wiązary kratowe
spawane o rozpiętości 9,615 m i wysokości 430 m
po środku, złożone z dwóch połówek dwuteowni-
ka N 24, połączonych kratą z kątowników. Roz-
staw wiązarów ok. 2,15 m.

Rys. 2.

Konstrukcja niosąca świetlni dachowych nie wy-
maga dalszego omówienia, układ jej pokazany jest
na zestawieniu, niektóre szczegóły na załączonych
fotografiach.
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Praca układu pod działaniem sił pionowych nie
wymaga- żadnych wyjaśnień, siły od parcia wiatru
przenoszone są na mury przy pomocy dwuteowni-
ków N 16, które mają jeden koniec sztywno po-
łączony z 'blachownicą, drugi zaś 'zabetonowany
w murze.

Jak już wyżej wspomniałem, pomiędzy słupkami
podtrzymującymi wiązary dachowe, znajdują się
okna. Szczegóły oraz przekroje słupków i okien
są pokazane na rysunku,

Umocowanie szyb w
oknach wykonano
przy pomocy odpo-
wiednio wytłoczonych
listew z blachy żelaz-
nej ocynkowanej gru-
bości 1,5 mm, uszczel-
nienie okien pnzy po-
mocy filcu owiniętego
cynfolią, docisk listew
uszczelnia j ących zia-
pewniony jest dzięki
możności dokręcania
śrub, które dla unik-
nięcia rdzewienia zo-
stały wykonane z mo-
siądzu i połączone są
ze szczeblkiami przez
preykuborwanie na mo-
siądz,

Świetlnia pozioma o wymiarach 7,265 X 14,75 m
zawieszona jest na pomoście, opartym na blachow-
nicach, składa się z żeber skrzyżowanych pod ką-
tem prostym o przekroju 120 X 12 mm, rozstaw
żeber ok, 0,95 m. Żebra na końcach są przypojone
do blachy pionowej o przekroju 200 X 8 mm, sta-
nowiącej zakończenie pomostu, do żeber są przy-
nitowane płaskowniki 20 X 12 mm, na których
opierają się szyby, Uszczelnienie świetlni pozio-

3,

mej osiągnięto przez położenie pod szyby i na nie
filcu owiniętego cynfolią. Od góry szyby są doci-
skane ramkami o przekroju 12 X 12 mm, regu-
lowanie docisku za pomocą odpowiednio wytłoczo-
nych blach szerokości 40 mm, grubości 3 mm, do-
ciskanych śrubami, prżypojonymi do żeber.

Ze względu ma transport świetlnia pozioma zo-
stała podzielona w kierunku podłużnym na
5 części, przy czym skrajne żebra poszczególnych
części były wykonane z płaskownika 120 X 6 mm
i zostały ze sobą znitowane na montażu. Szczegóły
konstrukcji świetlni poziomej pokazane są na ry-
sunku.

Ił
r

H
iii
fia |i

• • ; . : . . • • • ' • , • ' • • '

S
Rys. 4.

Konstrukcja powyższa została wykonana przez
Zakłady Przetwórcze Wspólnoty Interesów w Cho-
rzowie.

Ciężar jednej świetlni dachowej wyniósł ok,
47,3 tonn, przy czym ciężar wiązarów i płatwi 7,2
tonn, słupków i okien 6 tonn, świetlni poziomej
6,3 'tonn.

FRANCISZEK SZELĄGOWSKI 539.384:539.413

Wpływ otworu kołowego lub eliptycznego na wielkość
naprężeń w elemencie zginanym

S tale wysokowartościowe, jak stwierdzają ba-
dania, zachowują się naogół niekorzystnie
pod względem wytrzymałości na uderzenie

szczególnie w tych przypadkach, kiedy badany
przekrój elementu kansitrukcyjniego jest osłabiony
otworem.

W tego rodzaju przypadkach stale wysokowar-
tościowe wykazują bowiem zmniejszoną zdolność
do odkształceń plastycznych, co się uzewnętrznia
w postaci pęknięć samego tworzywa stalowego w
tych punktach obwodu, w których panują najwięk-
sze naprężenia.

Powyższa ujemna własność stali wysokowarto-
ściowych potęguje się jeszcze w miarę obniżania się
temperatury otaczającej atmosfery. Wtedy stal
wysokowartościowa staje się w pewnym stopniu
krucha,

Ponieważ, jak już wspomniano, pierwsze rysy

powstają zawsze w tych miejsach, w których na-
prężenia osiągają swoje największe wartości, więc
określenie tych największych naprężeń, panujących
w danym elemencie konstrukcyjnym i powstałych
na skutek osłabienia otworem, jest rzeczą prak-
tycznie ważną.

Jak już wykazał Kirschx) wzrost naprężenia
rozciągającego w punltkach obwodu otworu koło-
wego nieograniczonej płyty wsizechsitrontnie rozcią-
ganej jest dwukrotnie większy, zaś w płycie jedno-
kienuinkowo rioizciiąganej powyższy wzrost napręże-
nia jest w pewnych piumkitaeh obwodu otworu ko-
łowego nawet trzykrotnie większy od napirężenia,
które zachodziłoby w przypadku równomiernego
rozkładu naprężeń,

1) G. Kirsch. ,,Die Theorie der Elastizitat und die Bediir-
fnisse der Festigkeitslehre". Zeitschrift d. V, D, I, 1898. •
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Badania przeprowadzane w tym kierunku przez
Preuss'a2) potwierdziły w pewnej mierze wyniki
teoretyczne, gdyż wykazały, że w próbce rozciąga-
nej i osłabianej otworem kołowym powstawały rze-
czywiście w pewnych punktach obwodu naprężenia
prawie że 2,3 razy większe od itego. naprężenia,
które wystąpiłoby w przypadku równomiernego roz-
kładu naprężeń.

Różnica w wielkościach maij większego' naprężenia
rozciągającego, otrzymanego na drodze teoretycz-
nej i doświadczalnej, wynika poniekąd już z sa-
mych założeń, gdyż w wywodach teoretycznych wy-
miary płyty zostały przyjęte jako nieograniczone,
podczas gdy w badaniach powyższe wymiary by-
ły zupełnie skończone. Ponadto wywody teore-
tyczne zostały przeprowadzone w założeniu nieo-
graniczonej sprężystości tworzywa, gdy tymczasem
w badaniach występowały również i odkształcenia
niesiprężyste tworzywa. W końcu z doświadczeń
tych można było stwierdzić, że obecność otworu by-
ła jednakże bez wpływu na wielkość samej siły zry-
wającej próbkę, gdyż przy przekroczeniu granicy
plastyczności tworzywa, panujące w nim stosunki
na ogół zupełnie się zmieniają; w najbardziej na-
prężonych miejscach na brzegu otworu najpierw
ma miejsce płynięcie tworzywa, tak że stan. na-
prężeń wyrównywa się i przez to wielkość siły zry-
wającej ostatecznie nie ulega zmniejszeniu.

Należy jednakże tutaj zauważyć, że powyższe
okoliczności mają przecież miejsce tylko w przy-
padku statycznego działania obciążenia.

Kiedy zaś obciążenie działa w sposób dynamicz-
ny, to stosunkowo małe uderzenia mogą już spowo-
dować prawie niedostrzegalne rysy, które następ-
nie mogą wywołać pęknięcie samego tworzywa,
osłabionego tworem. Tego rodzaju wypadki, gdzie
po dłuższej pracy następuje nieoczekiwane pęknię-
cie pewnej części pracującej konstrukcji, nie należą
bynajmniej do rzadkości.

Należy podkreślić jedną również ważną rzecz,
że 'kształt samego otworu, jak i położenie jego w
stosunku do kierunku sił działających, posiada du-
ży wpływ na wielkość miejscowych naprężeń, co
wynika z zagadnień rozwiązanych przez Koloso-
w'as) i Ingliśa*) w przypadku płyty jednokierun-
kowo rozciąganej z otworem kształtu elipsy, oraz
•kształtu lemnisfcaty.

W niniejszej pracy zostanie natomiast rozpatrzo-
na sprawa wpływu otworu kołowego i eliptycznego
na wielkość naprężeń w elemencie zginanym, przy
czym do noizwiązaniia powyższego zagadnienia zo-
stanie przyjęty sposób wskazany przez Kołoso-
w'a5}, a polegający na wprowadzeniu do działań
matematyczinych zmiennej zespolonej, co niezmier-
nie uprości ostateczne wyniki rozpatrywanego za-

2) E. Preuss. ,,Versuche iiber die SpannungsverteihiJig in
gelochten Zugstaben". Zeitschrift d. V. D. I. 1912.

3 ) G. Kolosów. „Cfber einige Eigenschaften des ebenen
Problems der Elastizitatstheorie". Zeitschrift fur Math. und
Phys. 1914.

4 ) C. E, Inglis. „Stresses in a Plate Due to the Presence
of Cracks and Sharp Corners", Engineering. 1913.

6) G. Kolosów. „Sur les problemes de 1'elasticite a. deux
dimensions." C. R. 1908.

G. Kolosów. „Sur les problemes de l'elasticite a deux
dimensions," C. R, 1909.

G. Kolosów. Ibid 3).

gadinienia, w odróżnieniu od działań matematycz-
nych, opartych na zmiennych rzeczywistych.

W ogólnych zarysach powyższy sposób polega na
tym, że równaniom równowagi ciała w układzie osi
współrzędnych prostokątnych

15. 4. l ^
dX 1" dy

= 0,
dx '

które mogą być napisane w kształcie nieco zmie-
nionym

HXx-Yy)UXy ,

nxx-Yy)
9 x 3y

oraz równaniu Laplacea

y) _ _

czynią zadość wartości naprężeń XXl Yy i Xyi zwią-
zane w postaci następujących zależności

2Xy + i(Xx- Yy) = (T + i 8) $ ' (z) + F (z)
Xx -j- Yy = część rzeczywista funkcji 4> (z),

gdzie

) _ _.

przy czym x, y są to współrzędne danego punktu.
W wielu zagadnieniach jest wskazane stosować

z korzyścią zamiast współrzędnych prostokątnych x,
y, współrzędne krzywoliniowe £, ~q.

Czyniąc zatem tutaj

naprężenia P, Q, U, działające na niezmiernie mały
elememt w układzie współrzędnych krzywolinio-
wych, będą mogły być określone z zależności,

gdzie 6 oznacza kąt, jaki tworzy oś £ z osią x,
Po omówieniu tych wstępnych rozważań rozpatrz-

my z kolei

§ 1. Wpływ otworu kołowego na wielkość na-
prężeń w elemencie zginanym.

Niechaj będzie więc element, obciążony momen-
tem gnącym, oraz osłabiony otworem kołowym, po-
łożonym na osi obojętnej, w siposób uwidoczniony
na rys, 1.
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Wprowadźmy zarazem do przekształceń zmien-
ną C w postaci

c = S + i7j = Zgr-hie (1)

oraz

gdzie Ę, i~ą oznaczają współrzędne krzywoliniowe
danego punktu. Wtedy naprężenie X'x w dowol-

Rys. 1.

nym punkcie rozpatrywanego elementu będzie
można wyrazić następującym wzorem:

= ky = kr sin & =
Ct I

. .... . ' , (2)

Gznaczaijąc w dalszym ciągu przez Plt Q, i [/j
naiprężenia działające na niezmiernie mały element
w układzie współrzędnych krzywoliniowych, to
z zależności8)

2U1-\-i[Pi- Qx) - e 2 9 ' [2X'y + i (X'x - Y'y)] ,

otrzymamy

2t71 + f(P -QA = **kJt=±. (3)

przyj ąwszy pod uwagę okoliczność, że w danym
przypadku jest Xy'—Yy' = 0.

Ponadto na podstawie związku, że

będzie
(4)

2 i
Przyjmując w Ikodcu pod uwagę równości (3)

i (4), jak również i niżej podane zależności:

otrzymamy ostatecznie

— = k —
h2

«) Ibid 3).

(5)

Wszystkie dotychczas wyprowadzone związki
odnoszą się tylko do stanu napięcia elementu, bez
uwzględnienia wipływu otworu1 kołowego. Chcąc
teraz jednak uwzględnić powyższy wpływ otworu,
należy uprzednio rozwiązać zagadnienie pomocni-
cze, które określi stan napięcia elementu pod wpły-
wem obciążeniaJ obwodu kołowego naprężeniami,
powstałymi na skutek działania danego momentu
gnącego, lecz odwrotnego znaku.

Zatem w myśl zależności (5) należy na obwodzie
otworu kołowego przyjąć obciążenie zgodnie ze
wzorem

,(6)

i dla tego obciążenia określić naprężenia w dowol-
nym punkcie elementu, przyjmując oczywiście pod
uwagę, że dla odległych punktów, a więc dla r =
=s co , wpływ obciążenia tego winien być równy
zeru.

Sumując w końcu w dowolnym punkcie elementu
naprężenia, powstałe pod wpływem działania ob-
ciążeń (2) i (6), otrzymamy ostatecznie napręże-
nia w dowolnym punkcie elementu, obciążonego da-
nym momentem gnącym i osłabionym otworem ko-
łowym.

Wprowadzając zatem do wzoru (6) wielkości i?
i ©, otrzymamy po odpowiednim przekształceniu

kR* fl

= —x— (cos H — cos 3 0)^ ]lm— 2
- ik R* sin © (1 + cos 2 ©). (7)

Z drugiej strony jednak mamy następującą za-
leżność 7 ) :

h2 *L-
r=R

(8)

gdzie 4> (C) jest funkcją, której część rzeczywista
jest równa P2-\-Q2, zaś F(C) jest to funkcja do-
wolna, która by jednakże czyniła zadość warunkom
brzegowym.

Leicz w danym przypadku należy stwierdzić, że
część rzeczywista we wzorze (8) musi być taka sa-
ma jak we wzorze (7).

Zatem możemy napisać

— Q2) kR'

Ponadto można będzie również określić i wartość
(P2-)-Q2)c=a w sposób następujący:

(P2 + Q2k=* = 4 - {2 [Ua + i P2) —

— [2
łS, (9)

przy czym istałą C należy przyjąć równą zeru, ze
względiui n,a zachowanie warunków brzegowych oma-
wianego zagadnienia.

Ponieważ, jak wyżej już wspomniano, wartość
(9) jest częścią rzeczywistą funkcji $ ('•:}, zatem

') Ibid 3).
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można będzie napisać funkcję $ (C) w postaci naprężenia od obciążenia zewnętrznego dla
wzoru r — R, sąwzoru

oraz określić funkcję F(C) z zależrości (8), t.
w postaci

p,n * p2 **Gl 4- 2tf, + *(P,-_QJ _

k RTT i f\ o t\\

4

= A | l e - t { 1 _ 4 /ja e-2 = * A (3 sin 0 - sin 3 &),

Mając w ten sposób określone funkcje $ (C które to wartości można otrzymać bezpośrednio
F['} b d i z zależności (3) oraz (4), to sumując w końcu wy-

żej wymienione wartości naprężeń, otrzymamy osta-
J _ ^ _ ? _ ( ? L x F l f ) tecznie największe naprężenia miejscowe w ele-
2 aC mencie obiciązanym danym momentem gnącym

i ł b i j d i kł

ją p
i F['-}, można będzie ze wzoru

T I Ł U •) , I l i o W Q J I

określić już 2 L/2 + 1 (Fa — Q2) w postaci

2C/ + i ( P Q )

skąd mamy bezpośrednio

U
i ni r ; 4i? 2 \i p y y y y

= —7~ir c o s ® H~ cos 3 0 3- Y~) i (10) prężenie Q osiąga swą największą wartość w dwuch
**r ^ \ r /J k h l A d

oraz

ą y y g
i osłabionym jednocześnie otworem kołowym.

lak więc dla r = R jest

U - C/x + t/2 = 0,
i 4 P2 P = f*i + JP2 == 0,

- ^ (cos © - i sin 0) - ^ - (cos 3 ©-i sin 3 0)], o r a z

s io36).

powyższych wyników można zauważyć, że na-
p ę e n i e Q osiąga swą największą wartość w dwuch
punktach elementu A i 5 (rys. 1), t. j . dla wartości

k ą t a %==Ti-T' p r z y c z y m w y n o s i o n o

czyli naprężenie to jest dwukrotnie większe od te-
go naprężenia., które podaje wzór teorii wytrzyma-
łofcł tworzyw.

Należy jeszcze tutaj zwrócić uwagę, że wypro-
wadzone powyżej wzory dotyczą tylko tego przy-
padku, kiedy środek otwioru znajduje się na osi
oiboijętnej elementu. Mieli jednak środek otworu
będzie się znajdował nie na osi obojętnej elementu,
to wtedy, przy założeniach powyżej omówionych,
będzie można przyjąć, że naprężenia na obwodzie
otworu elementu będą sumą naprężeń w przypad-
ku równomiernego rozciągania (względnie równo-
mijernego ściskania) ora2 zginania, w założeniu
położenia środka tego otworu na osi obojętnej ele-
menłu.

^ miarę oddalania się otworu od osi obojętne)
elementu, wartość miejscowego naprężenia w putik-
cie A, względnie w pmnlcoie B, otworu będzie się
^ ^ ^ l t r z ^ i r 0 l t i n e j w a r l o ś c i t e go naprężenia,

d a j e ^ ^ h ^ d

Co się zaś tyczy wartości P 3 + Q2, to powyższą
wartość niajdogodniej jest określić z zależnościs)

2 U, r2 = — - ~ r3 -j^- (P2 -t- QB) + <p,

gdzie <p jest częścią rzeczywistą funkcji F (C), skąd
po podstawieniu i scałkowaniu otrzymujemy

p , Q kRi . Q
2 3r3

Ze związków (9) i (10) jest więc

„ k i?4 F . fi> i . , Q fe 4/?2

" j W ) 3 W | 5sin 3 4/?2\]

2 4 r 8 L S m S m \ r

* '

M O )

Otrzymane naprężenia posaadają swoje najwięk-
sze wartosa. na obwodzie otworu, . . d a r == R.

Czyniąc więc we wzorach (10), (11) i (12) r — K,

Uz = — (cos 0 — cos 3 ©),

2 4

— 3 sin 3®).

Ponieważ w elemencie bez uwzględnienia otworu

8) Ibid 3).

§ 2. Wpływ otworu eliptycznego na wielkość
naprężeń w elemencie zginanym.

Niech będzie więc element obciążony danym
momentem gnącym, oraz osłabiony otworem elip-
tycznym, ,poił]ożonyim na osi obojętnej elemesitu
w sposób uwidoczniony tia rys. 2,

Wprowadźmy następnie do powyższego zagad-
nienia funkcję f(c), określoną wzorem

c
2

(13)
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gdzie c oznacza odległość ogniskową elipsy od osi
oy, zaś

Rys, 2.

Zależność (13) po odpowiednim przekształce-
niu można będzie napisać w postaci następującej
równości

/ (C) = x -f- iy = c cos 7) C7i £ + rc sin "1 S/i £,

skąd otrzymujemy bezpośrednio

Wyłączając z równań (14) i (15) raz wielkość
"/), a drugi raz wielkość i, będzie

oraz

c2 cos2 7] c2 sin'2 TJ '

któ.re to wzory określają ortogonalny układ elips
i hyperbol.

Tak więc parametry i i i\ są to współrzędne elip-
tyczne (ogólnie rzecz biorąc — krzywoliniowe) do-
wolnego punktu rozpatrywanego elementu.

W niniejszym zagadnieniu dla dowolnego punk-
tu elementu, bez uwzględnienia wpływu otworu,
jest więc

X'x = ky == kc sin

oraz

Ponadto z zależności9)

JJA+iifLi=Qil= [ 2 X y>

będzie
2 ^ + ż ( P , -

/i3

= ikc sin 7j-
2 " 4 - e ^ ) 2 , . (16)

przy czym jest również

p x _|_ Qx = kc sin 7] • - • (17)

Ze związków (16) i (17) otrzymujemy w końcu

/i2

o? o - l

gdzie

• s in 7j

1

(18)

= C 2 (Oz 2 4 — COS27l).

Z kolei należy rozwiązać pomocnicze zagadnie-
nie, celem określenia naprężeń w dowolnym punk-
cie elementu pod wpływem obciążenia, działają-
cego na obwodzie elipsy, w myśl wzoru (18), lecz
z odwrotnym znakiem.

Mamy więc

h*
kc*

= —r~ ShaSh2 a (cos vj •— cos 3 f]) -\-

— C/i 2 a) sinij (1 +COS2T)). (19)

114) Ponieważ jest jednak10)

(15) r_2*7 2 + ź ( P 2 -

zatem można powiedzieć, że część rzeczywista
funkcji, określonej zależnością (20), będzie taka
sama, jak część rzeczywista funkcji określonej za-
leżnością (19),

Na podstawie powyższego napiszemy więc
2U2 + i(P2 — Q2) _

oraz

iC, (21)

kc ea — 2 e-« + e-3") sin rj —« —cos 2 r j ) '

— (e~a — 2 e* + e30) sin 3 KJ] , . . (22)

zakładając, ze względu na zachowanie warunków
brzegowych, wartość stałej C równą zeru.

Wyprowadzone wyżej wzory (21) i (22) posłu-
żą już do określenia największych miejscowych
naprężeń na obwodzie samego otworu, wywołanych
istnieniem tego otworu,

Otóż dla 5 = a z zależności (21) jest
•3« _ 1 _ o—3o o « n—śkc (e3a + e e" — e~") (cos t\ — cos 3 rj)

») Ibid 3). 10) Ibid 3).
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oraz
sin7i))

' ( 2 3 )

który po podstawieniu wartości (25) i (26) przy-
bierze postać następującą:

zaś z zależności (22) otrzymujemy

p _L n - - kc [(e°~2 e~'-f e~3a) sin TJ — (ę-g—2 e" -f e3g]_sin_J3j
2a — cos2T|)

}
CA 3 a — CA «

SA 3 a + SA a

(24)

W ten sposób z równości (23) i (24) jest

P _ ^ c (c3tt ~ e~3 g—3 e" 4- 3 e~°) (sin 7] + sin 3 7;)
2 " " ^ ^

n — kc [sin łj (3 e-i"+e3«+ea—5 g~") — sin 3 /j (3 e3g -f
32 (Ch2 a — COS2TJ)

W dalszym ciągu rozważań należy j esz.cze z rów-
nań (16) i (17) określić wartości naprężeń Pu Q,
i U-i dla elementu obciążonego danym momentem
gnącym, lecz bez uwzględnienia wpływu samego
otworu.

Otrzymujemy więc
kc (e3a -f- <?~3* — e° — e-") (cos vj — cos 3 rj)

t. j . stosunek ten, chociaż będzie zawsze mniejszy
od jedności, będzie jednak bliski jedności.

Ponieważ dla otworu kołowego powyższy stosu-
nek jest równy jedności, więc można powiedzieć,
że dla otworu w kształcie łuku elipsy, której wiel-

3« + e -,__ 5 e.j]

P —
1

oraz

32 [Ctfa.-- cos2 q) . '

e~~3" — 3 e" -t- 3 6~°) (sin 7| + sin 3 v|)
32 A »

_ fcc (e3" — e-
3« — e— + <?') (3 sin •<] — sin 3'TJ

l ~ 32 2

Sumując ostatecznie powyżej wymienione war-
tości naprężeń, otrzymamy w wyniku naprężenia
panujące ma obwodzie elipsy jako otworu rozpa-
trywanego elementu i obciążonego ponadto danym
momentem gnącym.

Tak więc dla i —a mamy

kc [sin 7| (e3n — 2e-g) — sin 3 7j (e3a — _gg)j
8

Naprężenie 0, jak łatwo można zauważyć, po-
siada największą wartość w punktach A i B

% 3 TC
elementu (rys. 2) t. j . dla TJ ==- i — , a mianowicie:

Ponieważ największa wartość naprężenia Qt
w punkcie A (lub w punkcie B] wynosi zgodnie
ze wzorem (25)

_ kc (e3a — ę-3* — e~" + e")
2 (e" —j- 6' ")"

to chcąc określić wielkość naprężenia Qmax w od-
niesieniu do naprężenia Q\ max napiszemy stosunek

•, Cj. max Cj.1 max

ka oś leży na osi obojętnej elementu, zaś mała oś
jest do niej prostopadła, wzrost największego na-
prężenia, spowodowanego wpływem otworu elip-
tycznego jest nieco' mniejszy od podwójnej warto-
ści naprężenia, które określa wzór teorii wytrzy-
małości tworzyw.

Więcej niekorzystne wartości zachodziłyby w
tym przypadku, gdy wielka oś elipsy byłaby pro-
stopadła do osi elementu, zaś mała oś leżałaby na
niej, W powyższej sprawie pewne wytyczne moż-
na będzie znaleźć w pracy Lokchine'aix).

Co się tyczy teraz sprawy położenia wielkiej osi
otworu eliptycznego nie na osi obojętnej elementu,
to powyższe zagadnienie można będzie rozwiązać
w tenże sam sposób, jaki miał miejsce w przy-
padku otworu kołowego, t. j , rozpatrując obciąże-
nie elementu jako czyste zaginanie z jednoczesnym
rozciąganiem lub też ściskaniem, I w tym przy-
padku również, w miarę oddalania się otworu od
osi obojętnej elementu, największe naprężenie w
punkcie A, względnie w punkcie B, będzie się zbli-
żało do trzykrotnej wartości tego naprężenia, które
określa wzór teorii wytrzymałości tworzyw.

W zastosowaniach technicznych, ze względów
czysto praktycznych, otwór eliptyczny jest często
zastępowany otworem w kształcie prostokąta, któ-
rego duża oś jest równoległa do osi obojętnej ele-
mentu (rys. 3). W tym bowiem przypadku w na-
rożach prostokąta, jaka w punktach osobliwych,
powstają, już praktycznie rzecz biorąc, bardizoi duże
naprężenia, 'które są powodem późniejszego pęka-

nia samego tworzywa.
Tutaj więc, nie-

zależnie od miejsco-
wego wzmocnienia
elementu, należało-
by unikać ostrych kra-
wędzi otworu przez
zastosowanie w nim
końcowych wycięć

feszlt&łtu półkolistego (rys. 3), co dotychczas,
np, w przypadku przebijania blach pionowych
poprzecznie mostów stalowych, nie było sto-
sowane,

f
\

Rys. 3.

" ) M. A. Lokchine. ,,Sur 1'influence d'un łrou elliptiąne
dans la poutre, qui eprouve un. flexion". C, R. 1930.
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LUDWIK TYLBOR 624 . 32 (438 Włocławek)

Budowa mostu drogowego
imienia Marszałka Edwarda Śmigłego Rydza
przez Wisłę we Włocławku

W 'dniu. 25 września b. r. odbyło się Włoc-
ławku uroiozysite otwarcie nowowybudo-
wainiego mostu drogowego ma Wiśle, który

z uwa:gi na posiadaną rozpiętość, zarówno i roz-
piętość poszczególnych przęseł oraz sposób funda-
mentowania poidpór zaliczyć należy do imponu-
jących inrwestycyj mostowych, jakie zrealizowane
zostały na terenie Rzeczypospolitej w okresie lat
ostatnich,

SZCZEGÓŁ ZAWIESZENIA BELKI.

ZAWIESZENIE NA SWllNIE,

STRUNA.

Ustrój niosący mostu — stalowy, wykonany zo-
stał w postaci 3 belek dwuwspornikowych o roz-
piętości (27,12 + 94,92 + 27,12) m, oraz czterech
belek zawMsizoiiych o rozpiętości 401,68 m
każdla.

Celem zadośćuczynienia warunkom żeglugi, dol-
na krawędź ustroju niosącego mostu wzniesiona zo-
stała o 5,50 m ponad poziom najwyższych wód że-
gilownych.

Użyteczna szerokość je-
zdni mostu wyiniOisi 6 m,
szerokość 'każdego z obu-
stronnych krawężników,
0 didiziela j ąjcych j ezdnię
od dźwigarów — 0,4 m:.

Obustronne chodniki
szerokości 1,5 m każdy
umieszczone zostały na-
zewnątrz dźwigarów na
wspornikach, których kon-
strukcja umożliwia prze-
prowadzenie pod chodni-
kami rur wodociągowych
1 gazowych.

Krata dźwigarów — za-
strzałowa.

Celem łagodniejszego
przejścia na przyczółki
skrajne belki zawieszone
posiadają ramy opurowe
pochyłe.

Linii górnego pasa
dźwigarów nadano kształt
płynny, t. j . nie dosto-
sowany do krzywych naj-

ZAWIESZENIE NA SWORZNIU

SWORZEN

~: 1

Rys. 1.

Most posiada łączną długość 610,20 m i składa korzystniejszych momentów, przez co kosztem nie-
sie z siedmiu przęseł o Tozpiętościach (67,80 4- wygląd dźwigarów.
•f 5 X 94,92 -f- 67,80) m (rys. 5). wielkiego zwiększenia ciężaru uzyskano estetyczny
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Charakterystyczne przekroje pasów i krzyżul-
ców uwidoczniono na rys. 2.

L90'?0<ia

geologicznym (rys. 5). Podłoże posiada w war-
stwach górnych przeważnie piaselk drobnoziarnisty

•10

480-

soo- -I
Rys. 2.

Blach poziomych w pasach stosowano najwyżej
dwie, starając się umiejscowić materiał w blachach
pionowych, które w połączeniu z blachami węzło-
wymi gwarantują korzystniejszy rozkład naprężeń,
niż blachy poziome.

Pasy górne połączone na całej długości wiatro-
wnicami, pasy dolne łączone są tylko w przedzia-
łach ściskanych, — w pozostałej części mostu,
wiatrownicami są niecki.

Ramy oporowe na filarach posiadają wysokość
20 m.

Na rys, 3 uwidoczniono przekrój ramy nogi, na
rys. 1 szczegół zawieszenia belek. Rozsław dźwi-
garów głównych wynosi 7,50 m, całlkowita szerokość
mostu pomiędzy poręczami — 11,50 m. Żebra po-
mostu zostały wykształcone w postaci belek po-
przecznych i podłużnych, a powstałe w jezdni ot-
wory prostokątne przekryte żelazem nieckowym.

Niecki o strzałce 80 mm posiadają warstwę be-
tonu, pokrywającą krawędzie niecek na grubości
5 cm.

Na warstwie betonu spoczywa izolacja, zabezpie-
czona warstwą chudego betonu grubości 4 cm. Na-
wierzchnia na moście — asfaltowa,

Chodniki na moście posiadają płytę żelazo-beto-
nową grubości 8 cm, pokrytą warstwą asfaltu gru-
bości 3 cm.

Ustrój niosący mostu wykonano ze stali 37, stru-
ny do zawieszenia belek — ze stali 55,

Największe ugięcie wspornika od obciążenia ru-
chomego wynosi 1/435 długości wspornika, naj-
większe ugięcie w środku rozpiętości belki dwu-
wspornikowej — 1/1330 tejże rozpiętości.

Całkowity ciężar konstrukcji stalowej mostu wy-
nosi oik. 3300 t.

Charakter uwarstwień gruntu w korycie rzeki
i terenie zalewowym uwidoczniono na przekroju

W y k a z m a t e r i a ł ó w d l a w i a d u k t u.

Nazwa części wiaduktu

W ustroju niosącym betonu . . . . . m8

stali kg
Poręcze
Łożyska i
Sączki — sztuk 16 r
Filary łącznie z ławami — betonu . m s

„ stali . . ,,
Przyczółek — betonu m8

Pali Straassa szt.

Ilość

639 20
102 651
5 208
12 992

272
133 54

8 928 5
185 00
136

żółty grubości od 8 m na lewym brzegu do 2—3 m
na brzegu prawym. Pod warstwą piasku znajdują
się nieprzerwane złoża piasku gruboziarnistego oraz
żwiru z kamieniami grubości średnio ok. 2 m. War-
stwy żwiru spoczywają na złożach zwięzłych glin

grubości 1,60 m, przery-
wanych warstwami pia-
szczystych mułków Wo-
dionoiśirytch oraiz węgla
brunatnego,, nasyconego
wodą. Pod złożami glin
n,a głębokości około 30
m poiniżeij izera wo(db-
wskaziUi zalegają war-
stwy drobnego białego
piasku wodoniośniego, w
których wytrysk wody
oisiąga poziom około 9 m
DOnad zero wodiowskazu.

Wobec możliwości znacznego (do 6 m) rozmycia
dna, spososób fundamentowania oa ławach betono-
wych w drewnianych ściankach szczelnych zastoso-
wać się nie dał. Użycie ścianek szczelnych było

3i

Rys. 4.

zbyt ryzykowne nie tylko z uwagi na głębokość za-
bijania, lecz i ze względu na obecność w war-
stwach żwiru kamieni. Konieczność przejścia przez
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warstwę żwiru z kamieniaimi oraz
zwięzłe gliny z, warstwami wodo-
niośnymi spowodowały konieczność
zastosowania przy fundamientowa-
niiu podpór mostowych powietrza
siprężoineigo.

Kesony żelazobetomiowe pod fi-
lary i przyczółek prawobrzeżny
wykoimame zostały z totomiu 1:2:4, cio
odpowiada zawartości około 320 kg
cememtu portlandzkiego na 1 m:i

kruszywa i wytrzymałości wal-
cowej 200 kg/cm2 po 28 dniach
twardnienia (rys. 4). Fundamenty
(nadmurówka) wykonano z betonu
o skadzie 1:3:6, co odpowiada za-
wartości około 220 'kg 'oetnentu na
m3 kruszywa. Ciosy podporowe
żelbetowe wykonane zostały z be-
tonu o mieszaminie 1:1, 5:2,5, co
odpowiada zawartości cementu o-
koło 400 kg na 1 m3 kruszywa.

Trzon filarów posiada beton o
składzie 1:3:6 i oblicowany jest
granitem. Pod ciosami podporowy-
mi ułożono na każdym filarze na
całej jego powierzchni w poziomie
gzymsu warstwę żelbetową gru-
bości 50 cm,

Takaż warstwa grubości 45 cm
wykonana została w połowie wy-
sokości każdego filaru (warstwa
rozdzielcza).

Filary rzeczne od strony górne-
go biegu rzeki zaopatrzone zostały
w izbice. Powierzchnie izbicy,
tworzące nóż, złożone są z dwóch
płaszczyzn, ustawionych pod ką-
tem 75°, połączonych powierzchnią
stożkową. Górna część izbicy wy-
staje o 0,80 m ponad najwyższy ka-
tastrofalny spiętrzony poziom wo-
dy, dziób izbicy opuszczono o 1 m
niżej poziomu średniego zimowego
stanu wód. Okładzinę granitową
izbicy obrobiono czystym ciosem,
boczne ściany filarów — licówką
boniowaną o grubości warstwy 22
cm, tylne i przednie zakola nad iz-
bicą licówką boniowaną o grubo-
ści warstwy 45 cm, dolna warstwa
licówki o grubości 50 cm obro-
biona została ciosem półczy-
stym.

Dojazd do mostu na prawym
brzegu Wisły projektuje się w po-
staci nasypu o największej wyso-
kości ok. 11,50 m i szierakośoi w ko-
ronie 12 m.

Szerokość jezdni w nasypie bę-
dzie wynosiła 7 m, Spadek na do-
jeździe wyrosi 2,2%, spadek ma łu-
kach 0,5%. Dojazd na lewym brze-
gu Wisły projektuje się częściowo
w postaci nasypu o szeriokości
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w koronie 11,60 m, częściowo w postaci estakady
żelazobetonowej.

Na rys. 6 uwidoczniono ogólny widok estakady.
Projekt mostu we Włocławku opracowany został

przez Departament Dróg Kołowych Ministerstwa
Komunikacji.

Optymalna rozwiązanie zagadnienia osiągnięto
dzięki konsultacji prof. Andrzeja Pszenickiego,
który, współpracując harmonijnie z aparatem kon-
strukcyjnym Departamentu Dróg Kołowych Min,
Kom., uzupełniał go swą wielką wiedzą i wybitnym
doświadczeniem.

WŁADYSŁAW WACHNIEWSKI 624.32(438 Skoczów)

Akwadukt przez rzekę Wisłę dla wodociągów
m. Cieszyna o rozpiętości teoretycznej 66 m.

G ranica Polski z Czechosłowacją podzieliła
m, Cieszyn na dwa miasta: Cieszyn polski
i Cieszyn czeski. Stworzyło to szereg nie-

dogodności, między innymi tę, że sieć wodociągowa
polskiego Cieszyna była zasilana wodą z zagranicy.

30

l/P J2 IZ 10 8' S'

S

WfatrowniCf górne

•c.

Wiatrówkę dolne £
cv? I

Rys. 1.

Sytuacja ta nie mogła trwać stale i zarząd miasta
musiał poszukać innego wyjścia. W tym celu Cie-
szyn połączono rurociągiem z Państwowymi Zakła-
dami Wodociągowymi w Maczkach, pobierającymi
wodę z Przemszy, Pod Skoczowem rurociąg prze-
kracza rzeką Wisłę za pomocą akwaduktu o rozpię-
tości teoretycznej 66 m.

Rys. 2.

ku z podwieszoną za pomocą wieszaków usztywnia-
jącą belką kratową, posiada niewątpliwie duże za-
lety. Cechuje go znaczna sztywność i łatwość do-
stosowania przekrojów prętów do sił wewnętrznych
układu. Rozpór poziomy łuku od obciążenia piono-
wego jest przejęty kratową belką -usztywniającą,

Rys. 3.

Szkic akwaduktu pokazany jest na rys. 1. Dźwi- przeto układ jest zewnętrznie statycznie wyznaczał -
gary główne .zaprojektowano' w układzie belki Lan- ny i oddziaływania na podpory są takie same, jak
gnerowskiej. Układ ten, stanowiący połączenie łu- dla belki wolnopodpartej. Pozwala to w pewnych
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wypadkach na łatwiejsze i oszczędniejsze zaprojek-
towanie podpór.

Obliczenie układu belki Langnerowskiej nie na-
stręcza, żadnych trudności. Jest to układ wewnętrz-
nie raz statycznie niewyznaczalny. Najprostsze roz-
wiązanie otrzymujemy, przyjmując za wielkość sta-
tycznie niewyznaczalną siłę osiową w kluczu łuku

Linie wpływowe pozostałych prętów układu
"otrzymujemy sumując algebraicznie rzędne linii
wpływowej r/0 odpowiedniego pręta dla podstawo-
wego układu statycznie wyznaczalnego z rzędnymi
linii wpływowej wielkości X, pomnożonymi przez
współczynnik [J.,-.

Rys. 4. Rys. 5.

(pręt 18 — 18'). Przecinając ten pręt, otrzymamy
podstawowy układ statycznie wyznaczal-ny obcią-
żony zadanymi siłami zewnętrznymi i (niewiadomą
siłą X. Celem znalezienia linii wpływowej dla siły
X, statycznie niewyznaczakiej, rozpatrujemy dwa
stany obciążeń i odpowiednich przesunięć. Stanem
pierwszym obciążenia 'będzie podstawowy układ
statycznie wyznaczalny obciążony tylko dwiema si-
łami X = 1. Odpowiednie siły osiowe w prętach
znajdujemy za pomocą wykresu Cremony i obli-
czamy wydłużenia prętów od siły X = 1. Po obli-
czeniu wydłużeń prętów, znajdujemy za pomocą
wykresu Villiota (rys. 3) przesunięcia pionowe d-,
węzłów 3, 4, 5, , , , 13, które oznaczono na wykresie
odpowiednio przez S3, S4) 5S) . , , ?lg( oraz prze-
sunięcie poziome 8* siły X = 1 w kierunku tej siły.
Wykres VMiota naj dogodniej wykonać obierając
węzeł 13, leżący na osi symetrii układu, jako stały
początkowy punkt wykresu, a kierunek osi symetrii
jako kierunek stały. Upraszczamy w ten sposób
wykres Yilliota, wykorzystując symetrię układu
i kreślimy przesunięcia naskutek wydłużeń prętów
tylko dla połowy układu. Unikamy również w ten
sposób kreślenia przesunięć węzłów od obrotu ca-
łego układu.

Drugim stanem obciążenia będzie podstawowy
układ .statycznie wyznaczalny obciążony na jezdni
ruchomą siłą pionową równą 1 i siłą niewiadomą
X, wywołaną iym obciążeniem,

Ustawiając równanie pracy wirtualnej .sił ze-
wnętrznych stanu drugiego na przesunięciach wy-
wołanych siłami zewnętrznymi stanu pierwszego,
otrzymamy równanie linii wpływowej dla X:

X • 8* = 1 • S,-, skąd X = -J- ,

Wykres tej linii wpływowej pokazany jest na
rys. 2. . .

Współczynnik \ii dla danego pręta jest stały i za-
leży od elementów geometrycznych układu. Dla
przykładu na rys. 2 pokazana jest linia wpływowa
pręta 6—8.

Stężenia wiatrowe zastosowano w płaszczyźnie
łuku (wiatrownice górne) i w płaszczyźnie dolnego
pasa belki usztywniającej (wiatrownice dolne).
Szkic stężeń wiatrowych pokazano na rys. 1, Wia-
trownice górne doprowadzone są tylko' do pierw-
szych od podpór wieszaków. W płaszczyznach
tych wieszaków skonstruowano ramy oporowe,
które przenoszą poziome oddziaływania wiatrowiiic
górnych na wiatrownice dolne. Te ostatnie prze-
kazują wszystkie siły poziome na podpory.

Akwadukt wykonano w konstrukcji nitowanej.
Przekrój łuku skrzynkowy z dwóch U NP 24 i bl.
440 X 10, przekroje pasów belki usztywniającej
rurowe otwarte: pasa górnego z dwóch U NP 22,
pasa dolnego z dwóch U NP 20, wzmocnionych w
pirizediziałach środkowych dwiema bliacihami 200 X
X 10. Przekroje wieszaków z czterech kątowników
60 X 60 X 6 mm, krzyżulców z 2 kątowników.
Szczegóły konstrukcji widoczne są z rys. 4 przed-
stawiającego widok akwaduktu od strony przyczół-
ka. Ogólny widok akwadulktu pokazany jest na
rys. 5. Stosunek wysokości dźwigarów głównych

. . . . . 9,20 1 _
do rozpiętości wynosi ^ — ^ = -^rr- otosunek sze-6-6,0 " 7,2

3,25
rokości akwaduktu do rozpiętości wynosi ' =

660
_ _ 1 ^
" 2 0 '

1 ra. b.

66,0

Całkowity ciężar akwaduktu 60,3 t. Na

60,3
= 0,914 t/mb. Projekt, konstrukcję

i montaż, wykonały Zjednoiczone Górnośląskie Huty
Królewska i Laura.
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ZBIGNIEW WAS1UTYŃSKI 624 .093 . 4

Wysokości kratownic o pasach równoległych

W yznaczanie właściwych wysokości kratow-
nic o pasach równoległych z warunku naj-
mniejszego potencjału, najmniejszej sztyw-

ności, lub najmniejiszej objętości stali, nie jest bez-
apelacyjnym nakazem stosowania takich a nie in-
nych wysokości. O wysokościach kratownic decy-
dują najczęściej względy konstrukcyjne: np, uzy-
skanie w węzłach pochylenia prętów, ułatwiającego
ich. złączenie, skrajnia i t. p. Ale wyznaczanie
kształtów kratownic z jednego z trzech wymienio-
nych warunków, zresztą wzajemnie równoważnych,
daje podstawę do dalszego formowania z uwzględ-
nieniem wszystkich warunków dobrej konstrukcji,
niedających się ująć rachunkiem. Taki jest cel
przeliczeń, których wyniki tu podaję, Wskazują one
jedyne wymiary kratownic uzsadnione statycznie,
oraz poizwalają obliczyć straty na sztywności i na
stali, gdy ze względów konstrukcyjnych odbiegamy
od tych wymiarów,

Na rysunkach 2, 4, 6, 8, 10, zestawiono kształty
kratownic o największej sztywności, przy równych
współczynnikach ustrój owych wszystkich prętów,
z kratownicami o najmniejszej objętości tworzywa
i o niejednakowych współczynnikach ustrojowych
prętów. Pierwsze pokazano liniami cienkimi, dru-
gie grubymi. Wykresy 1, 3, 5, 7, 9, przedstawiają
zmienność objętości i potencjałów kratownic rów-
nych wytrzymałości, w funkcji ad ich wysokości.
Wreszcie pozostałe wykresy 11—16, dają zestawie-
nia właściwych wysokości i najmniejszych objęto-
ści stali, kratownic różnych typów.

Wyniki te prowadzą do następujących wniosków:
1. Kratownice o pasach równoległych, uformo-

wane na największą sztywność, mają większą wyso-

kość od kratownic tegoż układu prętów, lecz ufor-
mowanych na najmniejszą objętość tworzywa.

2. Przy danym układzie prętów, stosunek wyso-
kości do rozpiętości kratownicy maleje wraz ze
zwiększaniem ilości pól (rys. 13, 14). Natomiast
stosunek wysokości kratownicy do długości pola,
wzrasta jednocześnie ze zwiększeniem ilości pól
(rys. 11, 12).

3.. Właściwy stosunek wysokości do rozpiętości
jest najmniejszy w kratownicach o polach trójkąt-
nych równoramiennych, większy w kratownicach
o polach prostokątnych, kratownicach Dutz'a, po-
chyłych półkrzyżulcowych, i największy w kratow-
nicach prostych półkrzyżulcowyich (rys. 13, 14). Tyl-
ko właściwe wysokości kratownic o polach trójkąt-
nych równoramiennych, oraz kratownic o polach
prostokątnych, są zbliżone do wysokości stosowa-
nych w budowie. W kratownicach półkrzyżulco-
wych i w kratownicach Diitza, wysokości odpowia-
dające największej sztywności, lub nawet najmniej-
szej objętości tworzywa, są znacznie większe od wy-
sokości zazwyczaj stosowanych w konstrukcji.

4. Najmniejszą sztywność mają kratownice o po-
lach prostokątnych, większą o polach -trójkątnych,
następnie kratownice Dutz'a, pochyłe półkrzyżulco-
we, a największą proste półkrzyżulcowe. Sztywność
dwóch ostatnich typów może być, przy właściwej
wysokości kratownic, o 1/i większą od największej
sztywności kratownic o polach prostokątnych lub
trójkątnych (rys. 15).

5. Minima potencjałów i objętości kratownic są
tak płaskie, że obranie wysokości nieco mniejszej
od uzasadnionej statycznie, nie zwiększa nadmier-
nie ani potencjałów, ani objętości stali.

Kratownice trójkątne równoramienne.

V i
300

150

100

50

0

\

\

\

\

\

" ^ _

,

TT i

19,6

s

18

108,5

5 3 , 3 "

, . i —

295,9

«» "
1,4

_ . '

_ — — - —

—

/

— — —
— — — —

w x 1,60 a

vi s i,7o a

: a =0,5 W

Rys. 1. Objętości kratownic równej wytrzymałości
w zależności od ich wysokości,

Rys! 2. Kratownice o największych sztywnościach (linie
cienkie) i kratownice o najmniejszych objętościach (linie

grubszie).
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Oznaczenia ; węzły pasa górnego 2k -j- 1, k = 0,1,2..., n — 1;
węzły pasa dolnego 2k, k = 0,1, 2..., n\
długości pól pasa dolnego a,
rozpiętość kratownicy r = 2an,
wysokość kratownicy w,
obciążenia węzłów pasa dolnego S,
współczynnik ustrojowy pasa górnego Ugt

współczynnik ustrojowy pasa dolnego arf)

współczynnik ustrojowy krzyżulców
rozciąganych "A,

współczynnik ustrojowy krzyżulców
ściskanych uk',

naprężenie równej wytrzymałości eE,
Siła w pręcie 2k— 1, 24-)-l pasa górnego

potencjał całej kratownicy, w założeniu równej wytrzyma-
łości wszystkich prętów

Warunek minimum potencjału daje

{—)min
Stąd obliczamy:

n —
(wla) =

min H

(w/r) =

i
0,866

0,43

1 -i

2 i11

2
1,225

0,31

/2 (4na -
/ 3n

3
1,481

0,25

-1)

4
1,696

0.21

5
1,884

0,19

6
2,05

0,17

II: (aS) = 1,73 9,80 26,67 54,26 94,21 147,95
Zmienność potencjałów kratownic o polach trójkątnych,

w zależności od ich wysokości i ilości pól, pokazano na
wykresie 1,

Objętość kratownicy z uwzględnieniem współczynników
ustrojowych

siła w pręcie 2k, 2 (fe'-f- 2) pasa dolnego

. dV
i v 2A, 2 ( * + l ) - ~2l

siły w krzyżulcach zbiegających się w węźle 2£-[-l pasa Warunek minimum objętości - ^ = 0 daje:
górnego

«/)]•

n,. «
Potencjał pasa górnego

n,
potencjał pasa dolnego

potencjał krzyżulców rozciąganych
a^S ? 1

potencjał krzyżulców ściskanych

^ i- i Z 2 ' 4 " 2 -
a) 2\ In

minV
'

Obierając według E. Patona, „Wieś żielieznych mostów",
ug == 2,0; ud — 1,5; uk = 2,0; uk' = 3,0;
mamy:

(u 4- Bj| • (u, 4- u',1 = 0 7-

stąd obliczamy:
n = 1 2 3 4 5 6

(w/o) - 0,775 1,060 1,269 1,445 1,600 1,740
min V

(w/r) = 0,39 0,26 0,21 0,18 0,16 0,14
min V

7 -— = 8 42

Kratownice o polach prostokątnych.

114 231 400 627

•-O r: w = 6,0

Rys. 3. Objętości kratownic ó równej wytrzymałości
w zależności od ich wysokości.

Rys. 4. Kratownice o największych sztywnościaćh (linie
cienkie) i kratownice o najmniejszych objętościach (linie

grubsze).
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i
II

potencjał całej kratownicy w założeniu równej wytrzyma-
łości wszystkich prętów

w J n(n + V (4n—1)ł 4
daOznaczenia: węzły pasa górnego 2fe-fl, i =0,1,2 n — l; Warunek minimum potencjału ~ = 0 daje:

węzły pasa dolnego 2k, k =0,1,2,.,., ni
długości pól a,
rozpiętość kratownicy r = 2an,
wysokość kratownicy w
obciążenia węzłów pasa dolnego S,
współczynnik ustrojowy pasa górnego
współczynnik ustrojowy pasa dolnego
współczynnik ustrojowy krzyżulców
współczynnik ustrojowy słupów
naprężenie równej wytrzymałości eE

Siła w pręcie 2k — 1, 2k-\-X pasa górnego

dw

a J 1/ 6n
min 11 '

siła w pręcie 2k, 2k

siła w krzyżulcu 2i,

pasa dolnego

Stąd obliczamy:
n = 1 2 3 4 5 6

(w/a) = 1.000 1,323 1,563 1,768 1,949 2,115
min II

(wir) = 0,50 0,33 0,26 0,22 0,19 0,18
min fl

Tl:(aS)= 2,00 10,58 28,13 56,57 97,45 152,28
Zmienność potencjałów kratownic o polach prostokątnych,

w zależności od ich wysokości i od ilości pól, przedstawia
wykres 3.

Objętość kratownicy o polach prostokątnych, z uwzględ-
nieniem współczynników ustrojowych

siłą w słupie 2k, 2k — 1,

-1 =-~(2fe-l),
dVWarunek minimum objętości -̂ — = 0 daję:

potencjał pasów górnych
a*S11. =

potencjał pasów dolnych

II = °2S

d

potencjał krzyżulców

potencjał słupów

n ( n + 1) (4n —1),

n ( n - 1) (4n + l),

(4n bi- 1) (4n +

Obierając tak, jak w poprzednim przypadku, ug = 2,0;
= 1,5; «£ = 2,0; us = 3,0; mamy przy

n 1 2 3 4 5 6
0,894 1,150 1,345 1,512 1,661 1,80(wla) =

min V

)
minV

s = ~2~ aS ~

Kratownice Diitz'a.

0,45 0,29 0,22 0,19 0,17 0,15

9 46 121 242 415 647

— 4 r: w = S.0

... ir-.v =3,s

y : a = 0,5 1,0

Rys. 5, Objętości kratownic o równej wytrzymałości
w zależności od ich wysokości,

Rys, 6. Kratownice o największych sztywnościach (linie
cienkie) i kratownice o najmniejszych objętościach (linie

grubsze).
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Oznaczenia; węzły pasa górnego 2k — 1, k = 0, 1, 2,.-., n,
węzły pasa dolnego 2k, k = 0, 1, 2 n,
węzły nad podporami 2 n - f 1,
długości pól pasa dolnego a,
ropiętość kratownicy r = a (2n + !)•
wysokość kratownicy w,
obciążenia węzłów pasa dolnego S,
współczynnik ustrojowy pass górnego u^
współczynnik ustrojowy pasa dolnego vS)

współczynnik ustrojowy krzyżułców wzno-
szących się od lewej do prawej w prawej
połowie kratownicy u A |

współczynnik ustrojowy krzyżułców opa-
dających od lewej do prawej w prawej po-
łowie kratownicy Uj'(

współczynnik ustrojowy słupów uSI

naprężenie równej wytrzymałości eE.
Przypadek 1.

Ilość pól pasa dolnego n jest nieparzysta.

Siła w pręcie 2k — 1, 2k-j-l pasa górnego

= ~ ~Ł hn ("+1) - 2k (k+1) +1+r-u*}

potencjał całej kratownicy w założeniu równej wytrzymałości
wszystkich prętów

II = ^r\3 — 2n2 + 4n + 5) + ~
12 L a w

Warunek minimum potencjału -s— = 0 daje:

Stąd
77

(wla)

f w \
i \ —\ °Jmin

oblicznmy:
4

= 1,168

-l/Sn'

V :
n

'4-18na4-10i
i (2n a 4-4n4

3
1,993

14-9
•S)

5
2,649

(wir) =
II

0,39 0,28 0,24

II :(aS) = 6,42 34,87 94,92
Zmienność potencjałów kratownicy Diitz'a o pasach rów-

noległych, w zależności od ich wysokości i od ilości pól,
pokazano na wykresie 5.

Objętość kratownicy z uwzględnieniem współczynników
ustrojowych

dV
Warunek minimum objętości -j- = daje:

JL) _ /2l^
a J 1/

min V F "

2n — 3) Bd

3 (2n3 + 4n + 3) uk uk' + 12

siła w pręcie 2k, 2k -f- 2 pasa dolnego

siły w krzyżulcach rozciąganych

N2k, 2k +1 = -^ [2* + 2 + ( -

siły w krzyżulcach ściskanych

N2k _ j , 2k + 2 = - —

siła w słupie środkowym — S,

siły w słupach podporowych — S (2n -f-1).

Potencjał pasa górnego

potencjał pasa dolnego
o. r»

n, =

Obierając tak, jak w poprzednich przypadkach ug = 2,0
ud = 1,5; uk = 2,0; uk = 3,0; us = 3,0 obliczamy:

71 = 1

(wla) = 1,051
minV

(wir) = 0,35
min V

VeĄ = 30aS

3
1,722

0,25

152

5
2,215

0,20

417

Przypadek 2.

Ilość pól pasa dolnego n jest parzysta.

Siła w pręcie 2 k — 1, 2A4~1 P a s a górnego
Sa

potencjał wszystkich krzyżułców opadających, wraz z po-
tencjałem skrajnych półkrzyżulców

potencjał wszystkich krzyżułców wznoszących się, wraz z po-
tencjałem skrajnych krzyżułców

potencjał słupów

siła w pręcie 2h, 2i 4" 2 pasa dolnego

2̂4, 2A+2 = - £ [2n (n+l)-2k(k + l)-l + (~ 1)*] ,

siły w krzyżulcach opadających

siły w krzyżulcach wznoszących sie

N,ki2k+1 = ~\2(k+\) + (-\

siła w słupie środkowym —- t2
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siły w słupach podporowych - j - (2n-f l ) .

Potencjał pasa górnego

i •

potencjał pasa dolnego

w ,
min I

Stąd obliczamy
n

(wla) ~
min 11

(wir) =
min II

II :(aS) =

. -i /8n» +18n2 + lOn -f 3
V 3 (2n3 + 4n + 3)

2
1,670

0,33

15,86

4
2,347

0,26

59,85

6
2,866

0,22

141,86

Objętość kratownicy z uwzględnieniem współczynników
potencjał wszystkich krzyżulcow opadających, wraz z poten- u s t r o j o w c h
cjałem skrajnych półkrzyżulców

V = ~

» 8 \.w

potencjał wszystkich kr*zyżulców wznoszących się, wraz
z potencjałem skrajnych półkrzyżulców

°2S

•f —- \- —- 2n2 + 1 U/-I- U - f l — a I

Warunek minimum objętości -3— = 0 daje:

potencjał słupów

a J

Us=~w{n+l) ,

ss ~l / ' S " —.

Obierając jak poprzednio Ug = 2,0; UĄ = 1,5; uk = 2,0

uA' = 3,0; us = 3,0; obliczamy:

n = 2 4
potencjał całej kratownicy w założeniu równej wytrzyma-
łości wszystkich prętów

H = -ff- [3 — f 2n2+4n+3 +") —
l i L a v S w

Warunek minimum potencjału -^~ = 0

(wla) =
min V

aS

1,447

0,289

70

2,013

0,224

259

Kratownice półkrzyżulcowe proste.

V«'i
a S

y : a = 0,5

Rys. 7. Objętości kratownic równej wytrzymałości
w zależności od ich wysokości.

Ar : w =3,8

r : w = 3,3

Rys. 8, Kratownice o największych sztywnościach (linie
cienkie) i kratownice o najmniejszych objętościach (linie

grubsze).
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Oznaczenia; węzły pasa górnego 2k—1, fe = 0,1,2 n—1,
węzły pasa dolnego 2k, A = 0,1,2, .., n—l,
długości pól a,
rozpiętość kratownicy 2an,
wysokości kratownicy w,
obciążenia węzłów pasa dolnego S,
współczynnik ustrojowy pasów górnych u^
współczynnik ustrojowy pasów dolnych urf(

•współczynnik ustrojowy krzyżulców roz-
ciąganych vk>

współczynnik ustrojowy krzyżólców ści-
skanych u'A)

współczynnik ustrojowy słupów rozcią-
ganych usi

współczynnik ustrojowy słupów ściskanych u's,
naprężenie równei wytrzmałości eE.

Siła w pręcie 2k — 1, 2ft-|~i pasa górnego

siła w pręcie 2k, 2k -f- 2 pasa dolnego

^24,24 + 2 = ^

siły w krzyżulcach

siły w słupach górnych N'2i,—i = —r- [2k ~j- 1),

siły w słupach dolnych S
= (2k — 3),

o
siła w słupie środkowym N'o s= -—,

siły w słupach nad podporami

Potencjał pasów górnych

potencjał pasów dolnych jest równy potencjałowi pasów
górnych;

potencjał krzyżulców ściskanych, lub krzyżulców rozciąganych

potencjał słupów rozciąganych, wraz z potencjałem słupa
środkowego

potencjał słupów ściskanych, wraz z potencjałem słupów
podporowych

potencjał całej kratownicy w założeniu równej wytrzyma,
łości wszystkich prętów

Warunek minimum potoncjału -̂ —• = 0 daje:

w\ 1 /n(n + l) (4n
a y1 [/ " 3(n"+li)

min II

Stąd obliczamy:

n 1 2 3 4 5 6

1,000 1,673 2,098 2,425 2,703 2,950

0,50 0,42 0,35 0,30 0,27 0,25

2,00 8,36 20,98 41,22 70,28 109,15 .
Zmienność potencjałów kratownic półkrzyżulcowych pro-

stych, przedstawiono na wykresie 7. Objętość kratownicy
półkrzyżulcowej prostej, z uwzględnieniem współczynników
ustrojowych

(wja) =
m i n FT

(w/r) =
min II

[: {aS) =

Kratownice półkrzyżulcowe pochyłe.

o

\ \

\

V

\\
\

—_
3
2

5

as

i

40

u -

^ - —

— — -

• i

, • —

_ — — '

3,0 *,0

Rys, 9. Objętości kratownic równej wytrzymałości
w zależności od ich wysokości,

Rys. 10. Kratownice o największych sztywnościąch (linie
cienkie) i kratownice o najmaiejszych objętościach (linie

grubsze).
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dV
Warunek minimum objętości -g— = 0 daje:

J. ..
min V

-f- ud

~3n2 (uk + uk') + 3 (na + 1) us -f 3 (na + 3) u/

Obierając jak poprzednio ug = 2,0; a d = l , 5 ; u t = a s = 2,0'
'̂ = us'= 3,0; mamy przy

u = 1 2 3 4 5 6

0,912 1,462 1,798 2,052 2,267 2,46

wspótcsynnik ustrojowy górnych krzyżulców
rozciąganych us,

współczynnik ustrojowy dolnych krzyżulców
ściskanych us'.
naprężenie równej wytrzymałości eE,

Sita w pręcie 2k, 2k -)- 2 pasa górnego

siła w pręcie 2k—1, 2A -J- 1 pasa dolnego

#2*-1,2*+! = 2 ^ ( n a + « -

siły w górnych krzyżulcach rozciąganych

(tulą) =
min- V

min V

V eE
aS

0,46 0,37 0,30 0,26 0,23 0,21

10 39 96 185 311 479

siły w górnych krzyżulcach ściskanych

c k +

siły w dolnych krzyżulcach rozciąganych

siły w dolnych krzyżulcach ściskanych

Oznaczenia: węzły pasa górnego 2k, przy h — 0,1,2 n—1,
węzły pasa dolnego 2k-\- 1, przy k = 0,1,2 n,
długość pól a,
rozpiętość kratownicy r — a(2n-\-\),
wysokość kratownicy w,
rzut pionowy dolnych krzyżulców z,
obciążonia węzłów pasa dolnego S,
współczynnik ustrojowy pasów górnych u ,
współczynnik ustrojowy pasów dolnych ud,
współczynnik ustrojowy dolnych krzyżulców

rozciąganych uk.
współczynnik ustrojowy górnych krzyżulców

ściskanych u^'

siły w krzyżulcach środkowych

siły w krzyżulcach nad podporami

siły w skrajnych polach pasa dolnego

W = 3p

2a

la

o

(
H

A

K(

ff

X

N
A

K

\K

IX

N

K

N
A

K

>X

X

W = 30

2n

10

0

K
>x

M
A

)X
H

K(

K

>H
'A

K,

X

t
N
A

lOfl

K

Rys. 11, Zależność wysokości od rozpiętości kratownic
o największych sztywnościach.

Rys, 12. Zależnos'ć wysokości od rozpiętości w kra-
townicach o najmniejszych objętościach tworzywa,
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'X
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X

'<

Rys. 13. Zależność stosunku wysokości do rozpiętości,
od rozpiętości kratownic o największych sztywnościach.
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0.3

0.2
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N
A

2o 43 10Q Ud

Rys. 14. Zależność stosunku wysokości do rozpiętości,
od rozpiętości kratownic o najmniejszych objętościach

tworzywa.
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Rys. 15. Zależność potencjałów od rozpiętości kratownic Rys. 16. Zależność najmniejszych objętości od rozpiętości
o największych sztywnościach. kratownic.

Oznaczenia: A kratownice trójkątne równoramienne,
X kratownice Diitz'a,
K kratownice pólkrzyżulcowe pochyłe,

N kratownice o polach prostokątnych,
K kratownice półkrzyżulcowe proste.

Potencjał pasów górnych potencjał całej kratownicy w założeniu równej wytrzymałości
wszystkich prętów

potencjał pasów dolnych

potencjał górnych krzyżulców rozciąganych, wraz z poten-
cjałem krzyżulców środkowych

potencjał górnych krzyżulców ściskanych
n ' * = :

Warunek minimum potencjału przy 2z = w, daje:

potencjał dolnych krzyżulców ściskanych, wraz z potencja-
łem krzyżulców skrajnych

potencjał dolnych krzyżulców rozciąganych
rr a -S ,

8

ninll

Stąd obliczamy:
n = 1 2 3 4 5 6

(n>/a) = 1,500 1,876 2,153 2,396 2,613 2,812
min Fl

{wir) = 0,50 0,38 0,31 0,27 0,24
min IIT — •AwJ :: (aS) = 15,00 33,37 61,10 99,29
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Zmienność potencjałów kratownic pólkrzyżulcowych po- obierając jak poprzednio
chyłych przedstawiono na wykresie 9. Objętość krato-
wnicy półkrzyżulćowej pochyłej z uwzględnieniem współ-
czynników ustrojowych,

ug = 2,0; u d = l , 5 ; uA = 2,0; u'k = 3,0; u's = 3,0;

[•f- + -£ i + g»(,

Warunek minimum objętości -,,-— = 0 daje:

mamy przy

n = 1 2 3 4 5

(w/a) = 1,377 1,672 1,888 2,072 2,238
min V

= 0,45 0,33 0,27 0,23 0,20
min V

^ * 2 2 67 144 257 410

W
a

16n(n r 1) (2n -f-1) B r f + 27n (n 75n (n+T) Hj-fón (n+\) us n-f 2) u'.

WITOLD WIERZBICKI 531 . 224.4

Wyboczenie jako fakt i jako schemał
tatystyka z przed lat kilku wykazuje, że wię-

cej niż połowa katastrof mostowych była spo-
wodowana przez zniszczenie prętów ściska-

nych, nazywane ogólnikowo, w potocznym języku
technicznym, wytoczeniem lub odpowiednimi wy-
razami obcymi.

W ten sposób technicy różnych krajów mieli wie-
le sposobności wyrobić sobie określony pogląd na
sam fakt wytoczenia i na okoliczności towarzyszą-
ce jego powstawaniu.

Chodzi tu oa razie nie o wyboczenie, jako o za-
danie z zakresu mechaniki i nie o wyboczenie, jako
o zjawisko fizyczne ściśle zdefiniowane i zachodzą-
ce w warunkach ściśle omówioinych. Chodzi tu tyl-
ko o pewien fakt, zaobserwowany przez długi sze-
reg ludzi w ich działalności technicznej i w wielu
wypadkach na podstawie tych obserwacyj opisany.

Gdy się czyta opisy ważniejszych katastrof bu-
dowlanych, wywołanych przez wyboczenie, np. ka-
tastrofy w Quebec*) z r. 1907 lub katastrofy ze
zbiornikiem gazu w Hamburgu '-} z r. 1908, to zwra-
cają na siebie przede wszystkim uwagę okoliczności
następujące:

1) pręt, który wywoływał katastrofę, pozosta-
wał prostym do pewnej wartości sił podłużnych w
pręcie,

2) po przekroczeniu tej wartości doznawał on
wyraźnego wygięcia, które następowało w sposób
nagły.

Podobne zestawienie okoliczności, podnoszonych
w większości przypadków, uwidocznia możliwość
pewnego subiektywizmu w opisie faktów wybocze-
nia, gdyż taki właśnie charakter subiektywny nosi
tu pojęcie ,,nagły". Gdy chodzi o czas trwania sa-
mego wyginania się pręta, a więc tym samym i o
czas trwania katastrofy, bywał on bardzo różny,
dając się liczyć 'to na sekundy, to na godziny, to
wreszcie rozpadając się na etapy niekiedy parod-
niowe. Wolne jest jednak naogół od subiektywiz-
mu spostrzeżenie, że wygięcia opisywanych prętów
posiadały od razu wymiary, które ze względu na

przeznaczenie konstrukcji tolerowane być nie mo-
gły.

Wobec powyższego wydaje się możliwym nastę-
pujące przedstawienie faktu wytoczenia prętów
prostych w konstrukcjach budowlanych:

Wyboczenie (w sensie technicznym) polega na
tym, że pręt prosty, ściskany osiowo, pozostaje pro-
stym do pewnej wartości sił podłużnych, a po prze-
kroczeniu tej wartości (krytycznej) ulega nagle wy-
gięciu, przy czym pojęcia „prosty", „osiowy" i „na-
gły" należy tu rozumieć, jako określone dokładnoś-
cią* pomiaru; nadto użycie tu wyraizu ,,nagły" może
być usprawiedliwione kształtem wykresu 2.

Takie przedstawienie samego faktu wytoczenia
nie przesądza ani przyczyny zjawiska, ani szcze-
gółów jego przebiegu, ani wreszcie środków zabez-
pieczenia się przed nim.

Natomiast, aby obliczyć stopień bezpieczeństwa
pręta ściskanego, należy wynaleźć dla faktu wy-
baczenia pewien schemat mechaniczny. Inaczej
mówiąc w zależności od warunków, w jakich pręt się
znajduje, należy dać faktowi jego wyboczenia od-
powiednią interpretację mechaniczną. Dojdziemy
tą drogą do czterech różnych schematów, które
można ugrupować w sposób następujący:

I. Wyboczenie sprężyste:
a) wyboczenie sprężyste w sensie matema-

tycznym,
o) wybaczenie sprężyste w sensie fizycznym.

II. Wyboczenie niesprężyste:
a) wyboczenie niesprężyste w sensie mate-

matycznym,
b) wyboczenie niesprężyste w sensie fizycz-

nym.
Do wypadków wyboczenia sprężystego zaliczamy

tu wyboczenie prętów o nieograniczonej sprężysto-
ści oraz prętów, w których granica sprężystości zo-
stała przekroczona dopiero wówczas, gdy po osią-
gnięciu przez siły podłużne wartości krytycznej,
pręt prosty zaczął się wyginać1). Inne wypadki
odnosimy do wyboczenia niesprężystego.

Engineering Record, 14 March, 1908,
Der Eisenbau, 1913.

XJ W- Wierzhicki. Istota wyboczenia prętów prostych.
Przegląd Techniczny, 1930.
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la. Schemat wybaczenia sprężystego w sensie
matematycznym rozumiemy tu w sposób następu-
jący:

Mamy pręt AS wykonany z materiału sprężyste-
go i obciążony siłami podłużnymi, działającymi
wzdłuż osi (rys. 1] lub względem tej osi syme-
trycznymi (rys. 3). Pręt znajduje się w pewnej
przestrzeni matematycznej, t. j . takiej, w której nie
ma wahań temperatury, wstrząsów i t, d.

r r
a) b)

p

WAM

Rys. 2.

p

Rys. 1-

P
Rys. 3.

O ile pręt ten zostanie zakrzywiony przez jakąś
przyczynę zewnętrzną (np. przez momemty /,(, rys.
la), to siła P uzyska wówczas ramię (rys. lb) i bę-
dzie pręt wyg imała w dalszym ciągu. Po usunięciu
przyczyny zakrzywiającej pręt bądź wyprostuje się,
bądź też pozostanie zakrzywiony, czyli ulegnie wy-
boczeniu. Wartość siły podłużnej, od której po-
czynając, będzie miało miejsce to ostatnie zjawi-
sko, jest siłą krytyczną (nazywaną w tym wypadku
nieraz siłą Eulerowską).

Zależność między wielkością siły podłużnej w
pręcie, a jego wygięciem w środku wyraża się wy-
kresem na rys. 2, z którego wynika, że małemu
przyrostowi siły podłużnej ponad wartość krytycz-
ną odpowiada duży przyrost ugięcia. Wykres do-
tyczy prętów o nieograniczonej sprężystości, t. zn.
takich, których materiał nie traci własności spręży-
stych przy dowolnie dużych ugięciach. Jeżeli sprę-
żystość pręta jest ograniczana, wówczas przedsta-
wiony tu schemat ulega pewnym zmianom3).

Momenty u lub inne przyczyny, wywołujące po-
czątkowe zakrzywienie pręta, mogą być, przy nie-
ograniczonej jego sprężystości, dowolnej wielkości,
mogą więc być również mniejsze od dowolnie ma-
łej wielkości, a więc nieskończenie małe. Mamy tu
w ten sposób do czynienia z przypadkiem, gdy ma-
łe odchylenie od położenia równowagi wywołuje
zalburzenie, wykraczajsycla poza obszar dowolnie
wybrany, czyli że równowaga pręta prostego, przy
krytycznej lub większej od niej wartości sił po-
dłużnych, jest równowagą niestateczną. Odpowia-
da temu nierówność:

V < T (1)

wyrażająca, że energia zginania jest mniejsza od
pracy sił zewnętrznych.

Przyczyna zakrzywiająca (moment /<) wywołuje
wprawdzie mimośród siły podłużnej w pręcie ści-
skanym, jest; to jednak mimośród chwilowy, który
nie wpływa na formę odkształconej pręta wytoczo-
nego. Stąd wynika kształt wykresu na rys. 2, Gdy-
byśmy chcieli na wykresie przedstawić stan rzeczy
przed usunięciem przyczyny zakrzywiającej, do-
szlibyśmy do krzywej, przedstawionej na wykresie
linią przerywaną {b}. Podobną krzywą otrzymali-
byśmy w razie pewnego początkowego mimośrodu
sił podłużnych, t. j . w razie, gdyby przyczyna za-
krzywiająca (moment /LI) miała charakter stały, nie
zaś chwilowy, inaczej mówiąc w przypadku ściska-
nia mimoiśroidowego.

W miarę zmniejszania się początkowego mimo-
środu siły podłużnej współrzędne krzywej przery-
wanej wykresu zbliżają się do współrzędnych krzy-
wej nieprzerywanej w sposób asyrnptotyczny.

Skoro krzywa b nie może pokryć się z krzywą a
przy najmniejszym nawet stałym mimośrodzie, nie
podobna uważać wyboczenia w sensie matematycz-
nym za wypadek szczególny ściskania mimośrodo-
wego.

16. W przeciwieństwie ido schematu omówione-
go wyżej, w rzeczywistych, fizycznych warunkach
pracy pręta ściskanego, musimy liczyć się zawsze
•z pewnym stałym mirnośiriodem sił podłużnych. W
rzeczywistości więc krzywa a (rys, 2) nie jest osią-
galna i wnioski wysnute z jej budowy stosujemy
właściwie do- zjawiska, którego przebieg przedsta-
wia krzywa b, a więc do ściskania mimośrodowego.

Przy małych mimośrodach krzywe a i b są tak
bliskie siebie, że w stosunku do tej ostatniej mo-
żemy powiedzieć, że tu również, jak w przypadku
krzywej a, przy pewnej wartości Fo siły podłużnej,
mały przyrost siły wywołuje duże wygięcie pręta.
Tu jednak chwilowe odchylenie od położenia rów-
nowagi nie wywiera żadnego wpływu na charakter
zjawiska, mamy tu bowiem do czynienia ze statecz-
ną równowagą pręta, której odpowiada nierówność:

' V > T (2)

Ściskanie mimośrodowe, przy małym mimośro-
dzie jest to właśnie wytoczenie w sensie fizycz-
nym. Jest ono przypadkiem t. zw. równowagi qua-
si — niesitaitecznej *).

Rozumiemy tu pod pojęciem „mały" taki mimo-
śród, który zarówno sam, jak i spowodowane przez
niego ugięcie, nie może być zmierzony i którego
wielkość jest nieznana. W ten sposób granica mię-
dzy zjawiskiem wyboczenia w sensie fizycznym,
a ściskaniem mimośrodowym na charakter czysto
konwencjonalny, zależny od doskonałości środków
miermiczycih s ) .

8) W. Wierzbicki. O powstawaniu zjawiska wyboczenia,
Przegląd Techniczny, 1932,

Ha. Przechodzimy do wyboczenia niefiprężyste-
go w sensie matematycznym.

Bierzemy pręt pryzmatyczny (rys, 3), obciążony
równomiernie na każdej z podstaw. W miarę wzra-
stania obciążenia równomierność rozkładu naprężeń

4 ) W. Wierzbicki. Modele zjawiska wyboczenia. Czaso-
pismo Techn. 1933 r.

5) W. Wierzbicki. Stosunek wyboczenia do ściskania mi-
mośrodowego. Czasopimo Techniczne, 1933 r,
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w przekroju zostaje zachowana tylko na podsta-
wach. Oczekiwać należy, że największe odchylenia
ad rozkładu równomiernego będą miały miejsce w
środku długości pręta. Na podstawie obliczeń prof.
Timoszenki °) można, mianowicie, przyjąć dla środ-
ka pręta o przekroju prostokątnym rozkład naprę-
żeń normalnych, równoległych do osi pręta, według
rys. 4 a, a rozkład naprężeń stycznych według
rys. 4 b.

Z rys. 4 a wynika, że w przypadku pręta stalo-
wego przy stałym wzrastaniu sił podłużnych, na-
prężenia przekroczą w pewnej chwili dolną granicę
plastyczności we wszystkich punktach przekroju
środkowego z wyjątkiem punktu f na osi pręta, W
ten sposób pręt znajdzie się w warunkach układu,
złożonego z dwóch prętów połączonych przegubem
(rys, 5), a więc układu będącego w stanie równo-
wagi niestatecznej, Wartością krytyczną sił P bę-
dzie tu wartość, przy której taki stan rzeczy po-
wstanie.

W przypadku słupa betonowego decydować bę-
dzie o jego wytrzymałości wartość największych
naprężeń stycznych, a więc naprężeń:

= d= — 1 / 4 *„ -f a, (3)

gdzie t 0 i GX oznaczają naprężenia równoległe do
osi współrzędnych.

Na podstawie wykresów 4a i 46 należy oczeki-
wać największych naprężeń xmax w przekroju środ-
kowym pręlta około punktów g, a najmniej szych,
tak jak wyżej, w punkcie /.

W ten sposób w razie pęknięć w przekroju środ-
kowym xx, w punkcie f pęknięcie nie nastąpi. Punkt
ten może tu być uważany za przegub, a cały pręt
podobnie, jak w przypadku poprzednim, za układ
ziłożoffiy z dwóch równych sobie prętów, połączo-
nych przegubem (rys. 5), Siłą krytyczną będzie w
tym przypadku siła, która wywołała pęknięcia we
wszystkich punktach przekroju xx z wyjątkiem
punktu /.

Weźmy teraz pręt drewniany i przedstawmy go
sobie, jako szereg włókien sprężystych, przestrzeń
między którymi wypełniona jest jakąś substancją
ściśliwą (rys. 6).

Przy obciążeniu, równomiernie rozłożonym na
podstawach pręta, ściskaniu podlega zarówno każ-
de włókno bezpośrednio, jak i masa zawarta mię-

C

J e y

Rys. 4.

.1
P

Rys. 5.

dzy nimi. Ściśnięta masa ulega zgęszczeniu i na-
gromadza się w (największej ilości koło środka prę-
ta, powodując tu największe rozchylenie się włó-
kien,

Wygięte w ten sposób włókna będą się w dal-
szym ciągu wyginały pod działaniem sił podłuż-
nych, które tą drogą uzyskują odpowiednie mimo-
środy. Największemu wygięciu ulegną włókna zew-
nętrzne, a najmniejszemu włókna środkowe (osio-
we). Kiedy w środku pręta wszystkie włókna,
z wyjątkiem osiowego, ulegną złamaniu, wówczas
pręt znajdzie się w warunkach układu złożonego
z dwóch prętów połączonych przegubem (rys. 5).
Wartość siły podłużnej, która taki stan rzeczy spo-
woduje, będzie siłą krytyczną (łamiącą, niszczącą).

Przykładów tego rodzaju, co trzy przytoczone
wyżej, można podać więcej. Przykłady te pozwa-
lają twierdzić, że są przypadki, gdy przy ściśle
osiowym działaniu sił podłużnych (ściślej, przy
działaniu sił symetrycznych względem osi podłuż-
nej pręta ściskanego) może, po przekroczeniu przez
naprężenie granicy sprężystości, wytworzyć się ta-
ki stan rzeczy, że pręt prosty ściskany osiowo, sta-
nie się układem geometrycznym zmiennym, a rów-
nowaga jego niestateczną.

Będzie to właśnie przypadek wyboczenia niesprę-
żystego w sensie matematycznym.

Podkreślić należy, iż w podobnych przypadkach
każda chwilowa przyczyna zakrzywiająca pozosta-
wia odkształcenie trwałe. Przypadki te więc róż-
nią się zasadniczo od przypadków wyboczenia sprę-
żystego w sensie matematycznym.

II b. Wyboczenie niesprężyste w sensie fizycz-
nym jest odpowiednikiem wyboczenia sprężystego,
roziumiamego w tym samym sensie7). Przedstawia-
my je sobie w sposób następujący:

Bierzemy pręt ściskany siłą, zaczepioną z mimo-
środem. Jeżeli przy małych, nie dających się zmie-
rzyć wartościach mimośrodu, w pręcie powstają na-
prężenia, przekraczające granicę sprężystości, wów-
czas nie możemy już stosować do obliczenia od-
kształceń pręta równań teorii sprężystości. Wy-
obraźmy sobie w dalszym ciągu, że przy pewnej
wartości Po siły podłużnej P powstanie taki stan
rzeczy, że mały przyrost siły Po wywołuje duży
przyrost ugięcia pręta np. według wykresu rys. 7.

XX -X
T

Rys. 6. Rys. 7.

°) S, Timoszenko. Kurs tieorii uprugosti, t. I, 1914,
str. 143.

T) W. Wierzbicki. O sposobach rozumienia terminu
boczenie". Prace Akademii Nauk Technicznych, 1934.
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Do powstania dużych odchyleń dzięki małemu
przyrostowi siły P nie jest w danym razie potrzeb-
ne odchylenie od położenia równowagi, gdyż siła
ma już mimośród początkowy.

To powstawanie dużych ugięć niesprężystych
pręta przy słabym wzroście sił P po przekroczeniu
przez nie wartości Po nazywamy wyboczeniem nie-
sprężystym w sensie fizycznym. Jest ono przepad-
kiem równowagi quasi — niestatecznej i różni się
od zwykłego- ściskania mimośrodowego tylko wiel-
kością mimośrodu. Granica między wyboczeniem
niesprężystym w sensie fizycznym, a ściskaniem mi-
mośrodowym, podobnie jak granica między wybo-
czeniem sprężystym w sensie fizycznym a ściska-
niem mimośrodowym, ma charakter czysto umow-
ny. Siła P o będzie tu odgrywała rolę siły kryty-
cznej.

•
Pojęcie siły krytycznej uważaliśmy wyżej za

równoznaczne z pojęciem siły (obciążenia) niszczą-
cej 8) pręta ściskanego (słupa), a pojęcie napręże-
nia krytycznego za równoznaczne z pojęciem wy-
trzymałości na wytoczenie, odpowiednikiem wy-
trzymałości na wyciąganie.

Wyznaczenie siły krytycznej w przypadku wy-
boczenia sprężystego w sensie matematycznym,
opiera się na założeniach teorii sprężystości i do-
prowadza do wzorów Euler'a.

Wzory Eulefa, -wyprowadzone dla przypadku
fizycznie nieosiągalnego', stosujemy zwykle do przy-
padków wytoczenia sprężystego w sensie fizycz-
nym, uważając, iż różnica między siłami Pk i Po
(t. j . wielkość Pk — ^o) pokryta zostaje przez od-

•powiedni wybór współczynnika bezpieczeństwa.
Ścisłe wyznaczenie siły Po jest wprawdzie możliwe
pod względem matematycznym, wymaga jednak

wprowadzenia do obliczenia mimośrodu siły po-
dłużnej, który jest z reguły nieznany.

Wyznaczenie siły krytycznej Pk w przypadku
wytoczenia niesprężystego w sensie matematycz-
nym wymagałoby dokładnej znajomości rozkładu
naprężeń w chwili, poprzedzającej zmianę rodzaju
równowagi pręta. Wobec tego wzory na siłę kry-
tyczną ustawione tu dla różnych przypadków bu-
dowy pręta miałyby, zdaje się, znaczenie tylko teo-
retyczne.

Prace nad ustawieniem wzorów teoretycznych
dla siły krytycznej w przypadku wytoczenia nie-
sprężystego w sensie fizycznym, oparte przeważnie
na badaniach doświadczalnych, doprowadziły już
po części do konkretnych wyników, są jednak jesz-
cze w toku. W wielu wypadkach zmuszeni jesteśmy
tu korzystać z bezpośrednich wyników badań do-
świadczalnych w postaci wzorów •statystycznych "),
które jednak dają, podobnie jak w wypadkach wy-
boczenia sprężystego w sensie fizycznym, właści-
wie nie siłę Pk lecz siłę Po (rys. 7).

•
Każdy z wymienionych czterech schematów wy-

toczenia posiada, jak wiidiać z powiedzianego wyżej,
odrębną definicję naukową. Gdybyśmy jednak
chcieli przeciwstawić definicji wyboczenia ujętej
tylko z technicznego punktu widzenia (wyboczenie
w sensie technicznym) jedną jakąś ogólną definicję
statyczną tego zjawiska, musielibyśmy ją z natury
rzeczy potraktować bardzo ogólnikowo. Synteza
zjawiska dałaby się wówczas ująć w sposób nastę-
pujący:

Wytoczenie jest to przypadek niestatecznosci lub
quasi — niestatecznosci równowagi ściskanego osio-
wo pręta prostego przy pewnej wartości siły pod-
łużnej (zwanej krytyczną),

s) Por. prof. dr. M. T. Huber. Rozważania nad zagad-
nieniem wytrzymałościowym prętów podłużnie ściskanych.
Przegląd Techniczny, 1934,

") Np. wzorów Tetmajera-Jasińskiego.

WACŁAW ŻENCZYKOWSKI 624 . 014 . 2 : 725 . 2/2 (438 Warszawa)

Projekt konsłrukcyj Dworca Głównego w Warszawie
i terenów przyległych

Dworzec główny oraz przylegająca do niego
konstrukcja mostowa, nad* wykopami to-
rów kolejowych zajmują łączną powierzch-

nię 24 500 nr Granicą tego obszaru na wschodzie
jest tunel kolejowy, na zachodzie otwarty wykop,
od południa i północy oibszar jest ograniczony pod-
ziemnymi ścianami oporowymi, położonymi od stro-
ny Alei Jerozolimskich i ul, Chmielnej (rys, 1).

Całość zaprojektowanych konstrukcyj obejmuje:
1) Przykrycie placu na wschód od Dworca do

tunelu,
2) przykrycie placu cna zachóid od Dworca do

otwartego wykopu,
3) gmach Dworca.

Przykrycie placu na wschód od Dworca.

Przykrycie to stanowi strop nad torami, które w
liczbie dwóch wybiegają z tunelu i rozigałęziają się

do ośmiu przy samym Dworcu. Ogólna długość
przykrycia, liczona w kierunku prostego odcinka
południowego toru, wynosi 159,94 m.

Przed przystąpieniem do wykonania szczegóło-
wego projektu opracowano 2 szkicowe projekty
konstrukcji przykrycia: wariant żelbetowy i wariant
stalowy. Jakkolwiek wariant żelbetowy okazał się
tańczy o 10% od stalowego, to jednak Podkomisja
Buidowy Dworca Głównego wybrała do wykonania
konstrukcję stalową z następujących powodów:

a) Zastosowanie konstrukcji żelbetowej byłoby
możliwe tylko wtedy, gdyby ją wykonano tak jak
została zaprojektowania, to znaczy, .gdyby przewi-
dywane belki ciągłe mogły być betonowane na ca-
łej długości od razu bez przerw i doibetonowań częś-
ciowych; taki sposób wykonania okazał się niemo-
żliwy ze względu na program budowy, który prze-
widywał najprzód budowę przykrycia tylko nald
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4-ina toirami południowymi, a dopiero później nad Takie uniezależnienie ściany od przykrycia prze-
dalszymi. widywano dlatego', ażeby umożliwić usunięcie ścia-

b) Ciężar 1 m b. głównego dźwigara żelbetowe- ny przy możliwym w przysz-łoiści rozszerzeniu Dwor-
go wraz z płytą wynosiłby do 3,5 tonu, a odległość ca do 12 torów — bez naruszenia głównej kon-
między poszczególnymi dźwigaraoni byłaby żale- strukaji przykrycia; przy usuwaniu ściany wypadło-

Granicapny rozszerzeniu ća/orca do 12 torótf Granica obecnego wykopu

Bloki istniejące ' H||||§ budowle projektowane

Rys. 1. Szkic sytuacyjny dworca i terenów przyległych.

dwie 2 m; wobec tak wielkiego' ciężaru własnego
konstrukcji i na ogół słabego gruntu, trudno- wyko-
nać rusztowania w sposób gwarantujący nieosiada-
nie podipór. Takie osiadanie, trwające często 24 go-
dziny i więcej, a więc w czasie kiedy beton wiąże,
mogłoby bardzo źle wpłynąć na wytrzymałość kon-
strukcji, tym bardziej, że nie da się uniknąć przej-
ścia pociągów pod lub obok wykonywanych kon-
strukcyj, a więc i powstających wskutek tego bar-
dzo niepożądanych wstrząsów betonu w okresie
wiązania.

Na całej swej długości przykrycie podzielone jest
trzema (dylatacjami na 4 odcinki długości 43,73 m,
43,73 m, 50,62 m i 21,86 m.

Od strony południowej przykrycie oparte jest na
ścianie oporowiej (rys,. 2), której odcinek wschodni
długości 129,41 m był już przed rozpoczęciem ni-
niejszego .projektu wykonany za wyjątkiem zapro-
jektowanego' obecnie górnego -zwieńczenia.

by dzięki temu zdjąć tylko stosunkowo wąski (3,
4 m) pas stropu między ścianą i szeregiem najbli-
żej stojących słupów.

Konstrukcja przykrycia placu obejmuje:
1) Płytę żelbetową pomostu, podwójnie zbrojoną

obliczoną, jak belka na sprężyście uginających się,
podpierających płytę belkach podłużnych.

2) Belki podłużne drugorzędne liczone z uwzglę-
dnieniem częściowego zamocowania na podpierają-
cych je belkach poprzecznych, które to zamocowa-
nie osiągnięto przez specjalne -skonstatowanie pod-
pór.

3) Belki poprzeczne. Te belki obliczono również
z uwzględnieniem częścioweigoi zamocowania, dzięki
specjalnie skonstruowanym podporom na dźwiga-
rach głównych (rybki i wsporniki),

4) Dźwigary główne w postaci belek wsporniko-
wych i podwieszonych na nich belek prostych (rys.
2). Dźwigary główne opierają się za pośrednictwem

yczny wierz jezdni Powierzchnia 5crrLSzlic/tyJJzo/agl Płytażelbet, konstr

/

Y

Ściana południowa

j Spódszyny

I rmmm
Ohptnnnk/nnip

TT

A

Ściana północna

Rys. 2. Przekrój schematyczny przykrycia placu. Skala pionowa 2 razy większa od poziomej.

Ścianę oporową północną zaprojektowano- tylko łożysk kulistych na 'słupach oraz za pośrednictwem
do podtrzyamnia parcia ziemi z piacu leżącego od łożysk przesuwnych w kierunku prostopadłym do
niej na półinoic, gtewne dźwigary przykrycia nie
opierają się ma ścianie; Lecz na przyległych do ścia-
ny, nie^zwiąjzanych z nią sŁupach (por. rys, 2).

dźwigarów — na południowej ścianie oporowej.
5) Słupy żelazne nitowane z blach i kątowników

o przekrojach zamkniętych i otwartych (przekroje
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otwarte tylko w części przykrycia, przylegającej do
tunelu). Wszystkie słupy posiadają odpowiednio
poszerzone stopy, na dolnych końcach zakotwione
w fundamentach.

6) Fundamenty betonowe wzmocnione prętami
stalowymi w postaci oddzielnych stóp opartych na
P a l a c h ' ul. Chmielna

V a

J' (±3 QI

/ ' a a

0 a 0

El E B
Q ta m

W miejsach dylatacji podwieszono u spodu ryn-
ny, które można oczyścić przez obrót dokoła osi
poziomej;

Obciążenia przykrycia przyjęto jak dla mostów
drogowych I klasy z uwzględnieniem możliwości
ruchu walców w 2-ch wzajemnie poirostopadłych

kierunkach. Całkowity ciężar stali
w komsitimkcji tego przykrycia wy-
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Rys. 3. Plan ścian oporowych i fundamentów dworca.

Pale przewidywano w projekcie żelbetowe wbi-
jane (Henin.e!bique'a), jednakowoż wykonawcy za-
mienili te pale częściowo palami Strauissa aczęścio-
wo palami Franki.

Konstrukcja pomostu przykrycia posiada jedno-
stajny spadek w kierunku ulicy Marszałkowskiej,
wynoszący 0,76%. Spadki poprzeczne mają być
ustalone po opracowaniu rozplanowania całości
placu przez Zarząd Miejski (trawniki, chodniki,
skwery) przez ułożenie na konstrukcyjneij płycie
pomostu pochyłych warstw chudego betonu.

Ponad tą warstwą betonu
przewidziana'była izolacja od
wody w poistacii blachy ołb-
wiaKiej .grubości 0,2 mm, po-
Tiiędizy dwiema warstwami pa-
py, nad lym gładź cementowa
grubości 2 cm i wreszcie jez-
iniaizasfaltu grubości do 8 cm,

noisi 2050 itonn; ponieważ przylkrycie obejmuje
10 000 nr, więc na 1 m2 przypada istali 205 kg.

Przykrycie placu na zachód od Dworca,

Przykrycie to stanowi strop nad 8-ma torami wy-
biegającymi na zachód od Dworca i ciągnie się w
kierunku torów na długości 41,26 m, licząc od dyla-
taeji przy gmachu Dworca do otwartego1 wykopu
(rys. 1).

Częśi biurom. Hala dla a//eidiojqcyc/7

Hala dhpnyjeźdiq/Qcyc/i

Rys. 4. Elewacja ppłudniowa (od AL Jerozolimskiej).

Poza wspomnianymi na początku 3-nm dylatac- Przykrycie to dzieli się szwem dylatacyjnym pro-
jami poprzecznymi, wynikła z charakteru konstruk- stopadłym da torów na 2 części — zachodnią o dłu-
cji konieczność urządzenia dylataeji przy końcach goiści 32,2 m, stanowiącą właściwe przykrycie
poszczególnych wyrzucić głównych dźwigarów w i wschodnią o długości 9,06 m, która oprócz, przy-
kieruinku torów. krycia, dźwigającego jezdnię, obejmuje jeszcze po-
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łożoną niżej galerię do przejazdu wózków bagażo-
wych.

r

Rys. 5. Elewacja wschodnia,

Zasady konstrukcji i obliczeń takie same jak przy-
krycia na wschód od Dworca.

Rys, 6. Elewacia zachodnia.

Całkowity ciężar stald wynosi 780 tonin; ponieważ
przykrycie obejmuje 3 400 m2, więc na 1 nr3 przypa-
da stali 230 kg.

Dworzec,

Budynek Dworca ciągnie się ze wschodu na za-
chód pomiędzy szwami dylatacyjnymi, zaprojekto-
wanymi w odległościach 265,21 m i 397,08 m od osi
ul. Marszałkowskiej. Długość jego wynosi przeto
131,87 m (rys. 1). Przekrój A-

również betonowa ściana oporowa, która przy prze-
budowie dworca na ll2 torów uległaby usunięciu,

Konstrukcja nośna dworca zaprojektowana jest
szkieletowa stalowa nitowana za wyjątkiem połud-
niowej i północnej części podziemnych pod Alejami
Jerozolimskimi i od strony ulicy Chmielnej, które
mają być wykonane z żelazobetonu.

F u n d a m e n t y p o d s ł u p y .
Fundamenty pod słupy szkieletu zaprojektowano

betonowe, uzbrojone okrągłymi prętami stalowymi.
Posadowienie tych fundamentów przewidziano na
palach żelazoibetonowych wbijanych.

Tak wymiary fundamentów pod poszczególne słu-
py jak również i liczba pali pod poszczególnymi
fundamentami obliczone były w założeniu, że 'dopu-
szczalna nośność pali o wymiarach w przekroju
32X32 cm i 35X35 cm jest 30 t, na pal. Przy wy-
konaniu zamieniano te pale odpowiednio przeliczo-
nymi palami Franki.

Ś c i a n y o p o r o w e .

Ściany oporowe zaprojektowanie są różnych ty-
pów i wymiarów, w zależności od ich położenia
i tych części budowli dworca, które ograniczają,

Typów tych zaprojektowano 10, We wszystkich
typach, z wyjątkiem jednego, ściana ograniczona
jest od przodu powierzchnią łamaną. Od tyłu we
wszystkich ścianach oporowych dane są. przypory
O' przekroju teowym w celu lepszego rozłożenia ciś-
nienia na mur, jak również i na podstawę funda-
mentu. ,

Przy obliczaniu tak stateczności, jak również i na-
)rężeń w poszczególnych
przekrojach) przyjęto ob-
ciążenie użytkowe 1350
kg m2 i ciężar jezdni 600

Zachód

53 52512 3 4 S 6 8 9
a S O, fi,

10 11 K 13. H 15 16 17 16 19

Dworzec L'130,37

20 25 27 29 31

J
Rys. 7.

Od południa budynek Dworca w swojej podziem- kg/m2. Kąt naturalnego stoku ziemi przyjęto 35°.
nej części ograniczony jest betonową ścianą oporo- Współczynnik tarcia betonu po betonie przyjęto
wą, położoną pod Alejami Jerozolim- PrzekrójC,-C, 0,7, zaś betonu na gruncie bez pali 0,35,
skimi. Od północy przewidywana jest z palami 0,4. . .

Największe naprężenia
w betonie ścian oporo-

Rys. 8.
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wych. na ściskanie nie dochodzi do 4 kg/cm2 zaś
rozciąganie nie przekracza 1 kg/cnr'. Współczyn-
niki pewności na wywracanie są większe od 1,5
przy normalnej pracy ściam oporowych

Współczynnik pewności na zsuwa-
śoian w ich podstawie fundamentowej Przekrój F-F
otrzymano najmniej 1,2 przy wyżej
wskazanych współczynnikach tarcia.

\133,93

Ś c i a n y .

Ściany elewacyjne budynku przewidziano z klin-
kieru, kamienia i w niektórych miejscach szklane

(poir. rys. 4, 5, 6). Kamie-
niem Jicowany ma być pas
ściany o wysokości 3,02 m,
biegnący dookoła budynku
ponad oknami parteru.

Pale pod fundamenty ściam oporowych przewi-
duje się tylko w tych typach, w których największe
ciśnienie na grunt jest większe od 2,5 kg/cm2.

Rozkład pali pod fundamentami jest taki, by ciś-
nienie na pale było o ile możności jeidnakowe, za-
tem środek ciężkości pa-
li leży w pobliżu przenika- Przekrój J-J /1-I
nia wypadkowej przez
podstawę fundamentu

Wielkie płaszczyzny ścian powyżej tego pasa ka-
miennego licowanie mają być klinkierem.

Płaszczyzny szklane przewidziane są w elewac-
jach południowej, północnej i wscholdniej hali dla
odjeżdżających oraz w elewacji południowej i pół-

nocnej hali dla przyjeżdżających.
(Chmielna i AL Jerozolimskie).

Ściany wschodnie i zachodnie
hali dila odjeżdiżającycih prze-
widziano z lekkich pustaków,

Rys. 10.

S t r o p y .

Stropy dachowe nad halami dla odjeżdżających
i przyjeżdżających (por. rys. 4) zaprojektowano
podwójne w positaci płyt z lekkiego uzbrojonego
betonu, opartych na belkach stalowych.

Pozcłsitałie stropy dachowe i między-
piętrowie pr25ewi:dziano jako przykrycie
płaskie z pustaków ceglanych, cienkiej
płyty żelbetowej i żeberek żelbetowych
pomiędzy pustakami.

obłożonych z obydwu stron klinkierem; opierają się
one na sztywnej konstrukcji szkieletowej podtrzy-
mywanej przez dźwigary, znajdujące się w pozio-
mie stropu nad parterem. Ściany biurowych części
budynku zaprojektowano z pustaków licowanych
od zewnątrz klinkierem i tynkowanych od we-

Przekrćj L-L wnąjtrz; ściany te podtrizymy-
wane są przez belki żelazne co

'każdą kondygna-
•Ściana szklona

f
2 3 4 5 6 6*7 7"8 9 10

Hala dla przyjeżdżających

s
12 13 14 15 W 17

Część środkowa

cję.

J21,7<L

i 19 20 21

Hala dla odjeżdż.

23 25 27

Hali kasowy

Rys. 11.

W galeriach pod dworcem przyjęto stopy ceglane
systemu Kleina, w galeriach zaś pod Al. Jerozolim-
skimi — w postaci płyty żelbetowej z żebrami.

Ściany wewnętrzne budynku przyjęto z klinkieru,
cegły, lekkich betonów i żelbetu w zależności od
pomieszczeń i przeznaczenia.
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K o n s t r u k c j a s z k i e l e t u .

Wobec stosunkowo dużej długości dworca w kie-
runku od wschodu na zachód, został on na tej dłu-
gości podzielony szwami dylatacyjnymi na 2 części
o długościach 55,01 m i 76,86 m.

W kierunku z południa na północ dworzec dyla-
tacji nie posiadia, jedynie południowa podziemna
część żelbetowa jest tak skonstruowana, że jej stro-
py i belki opierają się swobodnie na części żelaznej,
położonej od niej na północ. Oznaczenia kon-
strukcyj w obliczeniach statycznych i na planach
odniesione są do układu, stanowiąjcegoi szachownicę
z linij pionowych na planie (prostopadłych do kie-
runku torów) i poziomych (równoległych do torów).
Linie te przechodzą przez osie słupów bądź też
przez inne charakterystyczne miejsca budynku. Sze-
regi linij pionowych oznaczone są cyframi arabski-
mi, a mianowicie skrajny zachodni szereg cyfrą 2

jeżdżających. Stateczność tej części w kierunku po-
łujdniowo-północnym zapewniona jest przez usztyw-
nienia pionowe w szeregach 2, 5, 9, na które prze-
kazywane są wszystkie siły poziome za pomocą
sztywnych, niezmiennych stropów oraz poziomych
kratownic w płaszczyźnie dachów nad i pod ścianą
szklaną hali dla przyjeżdżających.

W szeregu 2 usztywnienia łe mieszczą się w ścia-
nie przy windach (rys. 13), przy czym w parterze
na I, II, III piętrze zaprojektowane są w postaci
krzyżujących się zastrzałów, stanowiących wraz ze
słupami i belkami stropowymi niezmienny ustrój
kratowy, a poniżej podłogi parteru, .gjdzie zastrza-
łów nie można było dać ze względu na konieczność
pozostawienia wolnego przejścia do wind, zaprojek-
towano ramownicę o 2-ch kondygnacjach,

W szeregu 5 powyżej podłogi I piętra (rys. 14)
siły poziome przenoszone są przez 2-przęsłową ra-

następne szeregi w kierunku nai wschód cyframi m o w n . 1 ^.kratową 5 FAF, która te siły przekazuje
i,„i„:—™^ „.i J „ _!.„_-•—r_ _.„_I__J na niże) położoną ramownicę 2 kondygnacjowąkolejnymi, aż do skrajnego wschodniego szeregu,
oznaczonego cyfrą 31 (por. rys. 3). Przekrój M-M 5 FAF' o 3 słupach.

Przekrój 2

Szeregi linij pozioimyah nazwane są dużymi li-
terami.

Szereg na międzytorzu pomiędzy IV i V torem
(oś pojdłużna) oznaczony jest literą A. Szeregi na
południe kolejno literami B, C, D, i t. d., aż do R.
Szeregi na północ literami B\ C", D\ i t, d. aż
doM'.

Przy tym sposobie każdy słup oznaczony jest
cyfrą i literą przecinających się szeregów, belka zaś
literą lub cyfrą szeregu w którym leży, oraz dwie-
ma literami lub cyframi, ograniczającymi odpowie-
dnio jej punkty końcowe.

W niektórych miejscach, gdizie tego ro-
dlzajiu układ Bpółtnzięldniydh nie wystar-
czał!, prizyj.ębo oznaczenia dodatkowe.

Stropy oznaczono małymi literami.
Usztywnienia budynku, które przeno-

szą siły od parcia Wiaitiru i zapewniają
mu słateiczność w kieronku poiziomym,
Ziapnoijektowaine są w, postaci ramownic
oraz stężeń kraitowych.

Przy dalszym omawianiu komsitrukcji
podizieliliśmy dworzec na 6, odrębnych cô
do charaklteru. konstrukcji, części: zacho-
dnią, środkową — halę dla odjeżdżają-
cych, hali kasowy, południową część żel-
betową i północną część żelbetową. Konstrukcja
szkieletu pierwszych 4-ch części jest stalowa, ostat-
nich dwóch — żelbetowa (rys. 7—12),

Częs 'ć z a c h o d n i a d w o r c a .

Częśe zachodnia ciągnie się od zachodu do szere-
gu 9-igo włącznie (por. rys. 7); obejmuje pomiesz-
czenia biurowe i manipulacyjne oraz bale dila przy-

Ta ramowaica posiada rygle w stropach nad par-
terem i podziemiami, oraz słupy 5F, 5A i 5F',

W szeregu 9 (rys. 15) siły poziome przenoszone
są przez ramownicę 9 FAF' o jednym ryglu umiesz-
czonym pod stropem dachowym i 3 słupach 9F,9Ai9F',

Stateczność tej części zachodniej w kierunku
zachodnio-wschodnim zapewniona jest przez uszty-
wnienia C 2—3, D 2—3, F 2—3, L 2—3, C" 2—3,
D' 2—3, F 2—3, V 2—3 (rys. 8, 9, 11).

Wszystkie te usztywnienia zaprojektowane są w
postaci krzyżujących się na każdej kondygnacji za-
strzałów.

Rys, 13.

Wszelkie siły poziome przekazywane są na te usz-
tywnienia za pomocą sztywne] konstrukcji stropów.

Pozostałe, nie przytoczone tutaj konstrukcje
obejmują belki stropowe, podciągi i słupy. Przekro-
je tych elementów zaprojektowane są o profilach
z kształtowników, lub złożonych.

C z ę ś ć ś r o d k o w a d w o r c a .
Część środkowa dworca, pomiędzy szeregiem

9—18 (por, rys. 3 i 7) obejmuje biura na wyższych
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kondygnacjach oraz restauracje i pomieszazenia
manipulacyjne na dolnych,

Stateczność tej części w kierunku południowo-
północnym zapewniona jest przez usztywnienia pio-
nowe w szeregach 12 (rys. 16), 14 (rys. 17) i 16 na
całej wysokości i przez dodatkowe usztywnienia w
szeregach 13 i 15 na I piętrze.

Oprócz tego skrajne zachodnie i wschodnie pola
stropów środkowej części przenoszą siły pOizionie
na ramownice szeregów 9 i 18 hali dla przyjeżdża-
jących i hali dla odjeżdżających. Dostatecznie
sztywine stropy przenoszą wszelkie siły poziome na
usztywnienia pionowe.

Usztywnienia środkowej części starano się dać,
o ile było to możliwe, w postaci krzyżujących się

Przekrój 5

Przekró/9

Rys. 15.

jB6,27

Przekrój 12

Rys. 16.

Przekrój 14

Rys. 17.

zastrzałów na każdej konidygnaaji; nie wszędzie
jednak można te zastrzały wykonać ze względu na
charakter pomieszczeń, wdbec czego zachodziła ko-
nieczność zaprojektowania usztywnień ramowych.
Ramownice na I piętrze są zwykłe prostokątne zło-
żone z rygla i 2 słupów Oisadzonych przegubowo,
ramo-wiiice na parterze — w kształcie litery T, skła-
dają się z belki i słupa, połączonych sztywno w
środku 'belki, ramownioe w podziemiach zaprojek-
towane są w kształcie litery T, z których przecią-
żenia pionowe przekazywane są na ramownice pro-
stokątne ze wisporinikami.

Stateczność części środkowej w kierunku zacho-
dinio-wschadnim osiągnięta jest li tylko 'dzięki szty-
wności połączeń belek stropowych ze słupami. Spe-
cjalne konstrukcje usztywniające w tym kierunku
nie są konieczne, ponieważ część śaiodkowa jest
osłonięta od wiartrów wschodnich i iZachoidnich.

Tylko pomiędzy szeregami 16 i 18 w stropie nad
parterem znajlduje się od F do< F1 pozioma krato-

wnica dla usztywnienia pionowych słupów
ściany szeregu 18 hali dla odjeżdżających,

Dylatacja w szeregu 14 skonstruowana
jest w następujący sposób: słupy i stężenia
w sizeregu 14 złączone są w sztywną całość
ze wschodnią częścią (budynku, belki od za-
chodu mają tak skonstruowane podpory na
sz;eiregu. 14, że pozwalają one na n'e-

zależne odkształcanie się części zachodniej i wscho-
dniej w kierunku osi podłużnej budynku, lecz za-
razem umożliwiają przekazanie z części zachodniej
na szereg 14 sił poziomych o kierunku z południa

i północy. Belki stropowe, podciągi i słupy
zaprojektowane są z kasiztałtowników lub
profili złożonych.

H a l a d l a o d j e ż d ż a j ą c y c h.
Stateczność tej części 'W kieriunku po-

łudniowo-północnym zapewniona jest przez
usztywnienia pionowe w szienegach 18 i 21
i poziome w dachu hali nad i pod ścianą

szklaną z południowej i północnej stromy hali.
W szeregu 18 ((rys. 18) usztywnienia pionowe

powyżej stropu nad parterem zaprojektowane są
w postaci krzyżujących się zastrzałów od L do F
i od F' do L', poniżej tego poziomu przewidziane

są riamowanice! prostokątne 18 F—L
i 18 F'—L' z 1 ryglem w stropie nad
paalterean, ze ściągiem pod podłogą
parteru i z 2 słupami.

W szeregu 21 (rys. 20) usztyw-
nienia są takie same, z tą różnicą,
że w namowinicach 21 F—L i 21
F'—-L' zamiast ściiągu pod podłogą
parteru ma być rygiel. Siły od wia-
tru ze stropu dachoweigo, północnej
oiraiz południowej elewacji przenor
szoniensą na stężenia Sizeregu 18 i 21
za pośrednictwem poziomych krato-
wnic, umieszczanych w stropach
dachowych nad i pod- ścianą stzkla-
ną (rys. 19).

Stateczność w kierunku wschod-
nio-zachodnim zabezpieczona jest
przez stężenia pionowe w szieregach
L, L' i F, F' i stężenia poiziome w
dachu hali i w stropie nad panterem
między szeregami 16 i 18.
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Stężenia pionowe w szeregach L i V (rys. 11)
zaprojektowano w postaci ramownic prostokątnych
L 18—21 i L' 18—21 z 2-ma ryglami.

Przekrój 18 =

Rys. 18.

Przekrój !9j20

OHHHHH
ir

Stężenia poziome

ściana szklana

\ Stężenia poziome \1MS5

* Rys. 19.

Stężenia pionowe w szeregach F i F' przewidzia-
no w postaci ramownic prostokątnych F 18—21—22
i F' 18—21—22. Każda z tych ramownic składa się
z rygla w stropie dachowym, ściągu w podłodze
parteru., słupa w szeregu 18 i słupa z kratą w sze-
regu 21 i 22. Celem .zmniejszenia odkształceń i lep-
szego usztywnienia, ramownice otrzymują poniżej
podłogi parteru dodatkowe trójkątne usztywnienia,
a prócz tego są zakotwione w ścianie betonowej,
lekko uzbrojonej, obejmującej słupy szeregów 18,
19, 20, 21, 22.

Kratowe belki stropowe hali (rys. 10) opierają się:
a) w szeregu 18 (rys. 18) między F i F' 'bezpo-

średnio na słupach ściany, obciążających z kolei
dwuprzęsłową belkę kratową 18 FAF' ponad stro-
pem parteru;

b) w szeregach 18 i 21 między L i F oraz U i F
na belkach kratowych jednoprzęsłowych pod stro-
pem dachowym (rys. 18);

c) w szeregu 21 (rys- 20) między F i F' na dźwi-
garze kratowym jednioiprzęsiłowym o rozpiętości
39 m; dźwigar ten podtrzymuje zarazem strop nad
ścianą szklaną od wschodu, a jego pas dolny jest
jednocześnie pasem kratownicy wiatrowej. Ściana
szeregu 18 od F do F\ usytuowana na osi szeregu,
oparta jest na konstrukcji szkieletowej, której słu-
py dźwigają zarazem belki kratowe stropu dacho-
wego.

Ściana szeregu 18 i 21 o|d F do L i od F' do L
wysunięta jest na zewnątrz osi szeregów.

Jej konstrukcja szkieletowa oparta jest o belki
dachowe w sposób pozwalający na niezależne od-
kszitałcenia pionowe obydwu komistrukcyj i zapew-
niający zaraziem możliwość przenoszenia sił pozio-
mych ze ściany na poziome kratownice wiatrowe
dachów.

Ściany szklane północnej, południowej i wschod-

niej elewacji są tak skonstruowane, że ich belki
i słupy bezpiecznie przenoszą parcie wiatru na po-
ziome kratownice wiatrowe w dachu.

Pozostałe, nie przytoczone tutaj
konstrukcje hali, obejmują beiki
i stopy o profilach z kształtowni-
ków lufo złożonych.

H a l i k a s o w y .

Hali kasowy obejmuje część
dworca na wschód od szer. 21.

Stateczność tej części w kierun-
ku południowo-półttocnym zapew-
niona jest przeiz usztywniania pio-
nowe w szer. 23, 25, "27, 30, 31 oraz
przez omówione przy hali dla od-
jeżdżających stężenia szer. 21.

W sizer. 23, 25 i '27 zaprojekto-
wano w podziemiu prostokątne ra-
mownice dtwuprzegubowe z 1 ry-
glem i 2-ma słupami oraz stojące na
nich o takiej samej konstrukcji ra-
mownice na parterze (rys. 21).

Są to> ramownice 23 FL, 23 F'L',
25 FU, 27 FL, 27 FL.

W szeregu 31 (irys. 22) przewi-
dziana przy klatkach windowych
stężania w postaci krzyżujących

się zastrzałów między słupami 31JI, 31CD, 31CD'-
Stateczność hallu kasowego w kierunku wscho-

dnio-zachodnim zapewniona jest przez stężenia
kratowe słupów Watek windowych J 30—31, C 30—
31, D 30—31, C 30—31, D' 30—31, C 21—22,
C 21—22, D 21—22, D' 21—22 i przez usztywnie-
nia ramowe (na parterze i kratowe (w podziemiu)
F 30—31 i F 30—31 (rys. 8, 10).

Wszystkie siły poziome' przekaz,yw;anie są na przy-
toczone wyżej stężenia za pośrednictwem sztyw-
nych stropów.

W hallu kasowym zasługują na wyróżnieinie dwu-
przęsłowe blachownice ze wspornikami C° 22—34
i C'° 22—34, które podtrzymują stropy części środ-
kowej hallu i wysuniętą na 13 m poza budynek
markizę, przykrywającą podjazd do Dworca
(rys. 8),

Pozostałe nie przytoczone tutaj; konstrukcje
obejmują belki i słupy o .profilach z kształtowników
złożonych.

P o ł u d n i o w a c z ę ś ć ż e l b e t o w a .

Część ta obejmuje podziemie w granicach dworca
na południe od szeregu L aż do ścian oporowych.
Górny strop w części wystającej poza dworzec, ob-
liczony jest na obciążenie jezdni jak most drogowy
I-ej klasy. Wyższa kondygnacja podziemna stano-
wi galerię bagażową, niższa ma obejmować pomie-
szczenie kas, kotłownię, składy koksu, maszynow-
nię zbiorniki na wodę i t. d.

Konstrukcję tej części stanowią płyty, belki stro-
powe i ramownice w kierunku północ-poludnie.

W południowej ściance oporowej między szer.
11 i 12 przewidziany jest otwór w ścianie opór owej
dla połączenia z przejściem poidziem/nym, które ma
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łączyć dworzec z południowym chodnikiem AL Je-
rozolimskich.

P ó ł n o c n a c z ę ś ć ż e l b e t o w a .
Część ta obejmuj© podziemie na północ oid sze-

regu L'.
Pomiędzy szeregiem 12 i 16 znajduje się pomiesz-

czenie dla kas przykryte z góry konstrukcją, obli-

Rys. 20.

Przekrój23:25

1100 kg/cm2 w zależności od charakteru i położe-
nia elementu.

Naprężenia dopuszczalne obniżono również w
bardzo cienkich wieszakach ze względu na obawę
rdzewienia i w ryglach ramownic, ze względu na
konieczność nadania ustrojowi konstrukcyjnej szty-
wności.

O b j ę t o ś c i i c i ę ż a r y .

Całkowita objętość dwor-
ca wynosi 261 000 ra3

Ciężar konstrukcyj stalo-
wych 4 630 tonn

Stropów dachowych jest . 11200ma

,, międzypiętrowych 20 800 m2

„ pod przejazdami i
chodnikami 970 m2

Ścian oporowych . . . . 6 500 m8

Betonu w fundamentach . 3 000 m3

Pali żelazobetonowych . 2 100 sztuk
Objętość budynku o kon-

strukcji stalowej . . , 244 300 mł

Na 1 m3 tej objętości przy-
pada stali

r

18,8 kg.

Dworzec główny pod względem
swej konstrukcji jest budowlą nie-
zmiernie skomplikowaną. Oblicze-
nie statyczne i opracowanie rysun-
ków konisitrukcyjnych. było nadzwy-
czaj mozolne, ponieważ powtarza-
jących się elemenitów było bardzo
mało. Wykonano około 2000 stron

Przekrój 31

Rys. 21.

czoiną jak wyżej na ciężar jezdni. Między
szer, 15 i 16 przewidziany jest otwór w
ścianie oponowej dla poiłącizenia z przej-
ściem do stacji kolei podziemnej.

O b c i ą ż e n i a i d o p u s z c z a l n e
n a p r ę ż e n i ą .

Obciążenia siłami zewnętrznymi oraz
dtopuisizicizaine naprężenia! dla konstrukcyj
żelbetowyicth przyjęto na podstawie za-
wierdizoraych przez Min. Komunikacji prze- Rys. 22.
pisów do budowy Dwoirca Głównego w
Warszawie, parcie wiatru na całej wysokości obliczeń statycznych i pirziesziła 600 rysunków kon-, p
dworca przyjęto 120 kg/m2.

y y p y
stirukicyjnycłi, z których wiele przekiraczałlo 2 m"_ Przy obliczaniu konstrukcyj stalowych opierano powieirachni. Kilfcunaisitu pracowników, w tym 6 in-

się głównie na przepisach M, R. P. z 1928 r. oraz
najnowszych niemieckich.

N d h

żymierów ipod zwierzchnim kie;rowniiatwem prof.
Pszenickiego, pracowało mad koinsitrukcją z górą

2 lNa pods ta wie tych ostatnich przepisów proj ekto- pirizez. 2 lata.
wane były w stropach belki ciągłe z kszitałtowni- Ta wielka ilość pracy konstruktorów w związku
ków; przekrój tych belek przy odpowiednim skon- z różnorodnością konstrukcji objaśnia się zarówno
struowaniu podpór pośrednich dobierany był na koniecznością stworzenia najrozmaitszych pomie-

szczeń do różnych celów, jak i wielką fantazją
artystyczną architeka ś. p. prof. Przybylskiego, któ-

Zasadnicze dopuszczalne naprężenia, przy 'rT ̂  dążeniu do piękna formy imponował twory
uwz.gledni.dniu tylko obciążeń pionowych, przyjęto n i e

T ° 0 ^ i e n n e P o d względem konstrukcyjnym,
1300 kg/cm', a przy równoc^ym^g^dnleL . ^ £ ^ ^ 1 t i t l S * £

moment ~ q I2 do — q P
11 16

g / , p y y uwz
działania sił poziomych — 1400 kg/cm2,

W t h j d k ś i h k h

p ę
wieszakach, umocowanych do konsitriukcji dachu.
R ó i t ii b

»«"""« rani u\jitMjaiL\\^u itWLI łŁy/iUIIl , D - • . . j . i • . i ,i

wstawać naprężenia dodatkowe od sztywności du-
żych węzłów, od tcmperatuiry, od przestrzennego
działania sił i innych wpływów, nie poddających
się z różnych względów ujęciu rachunkowemu, na-
prężenia dopuszczalne zmniejszono do 1200 i do k o n ^rukc) i byłaby niewątpliwie znacznie m n i s z a .

Markiza nad podjazdem od wschodu zwisa na
13 m. W szer- 21 dach hali dla odjeżdżających

na kratownicy o rozpiętości 38 m.
i — ilość stali w
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Przyszły technik wojskowy w oświetleniu
niemieckim.

Od dłuższego czasu niemiecka literatura fachowa zaj-
muje się omawianiem wartości techniki, jako czynnika zbro-
jeniowego i wojennego. Rozważania te przyjmują często
charakter polemiczny, ponieważ jedni pragnęliby wysunąć
w wojsku na pierwszy plan czynniki techniczne, podczas
kiedy imni, zwolennicy systemu tradycyjnego, przyznają
decydujące słowo strategii.

Jest rzeczą zupełnie zrozumiałą, że w kraju, znajdują-
cym się na wysokim poziomie uprzemysłowienia, technika
a z nią cały przemysł pragną dojść do głosu, po skompro-
mitowaniu się ideologii junkiersko-militarnej.

Czynniki kierownicze, nie wyłączając najwyższych,
przyznają technice duże znaczenie, Sam Fiihrer rzucił ha-
sło uniezależnienia się gospodarki od zagranicy i zakreślił
jej tym samym olbrzymie zadanie. Ale apostołowie nowej
idei pragną dla techniki conajmniej już równorzędności ze
strategią.

Koła wojskowe tkwią jeszcze w dawnych tradycjach
i twierdzą, że wodzowi wystarcza dokładna znajomość stra-
tegii i stuprocentowe wyszkolenie w zakresie dowodzenia
(Mil. Wochenblatt Nr. 24 r, 1936; Feldherr, Organizator,
Wehrwirtschalfer u, Techniker).

Zwolennicy techniki wskazują jednakże na przyszłą
wojnę totalną, która będzie się rozgrywała przede wszyst-
kim na polu techniczno-gospodarczym. Zarówno w wojnie
światowej, jak i przed nią Niemcy nie doceniali znaczenia
techniki. Reprezentanci przemysłu nie orientują się dosta-
tecznie w trudnych warunkach, jakie się wytwarzały skut-
kiem działań frontowych i izolacji Niemiec, Środki za-
radcze spóźniały się zwykle z wielką szkodą dla armii.
Zagranica lepiej się orientuje w nowej sytuacji. Płk. de
Gaulle stwierdził na łamach La France Militaire, że zwy-
cięstwo w przyszłej wojnie będzie zależało od tego, kto
najlepiej zrozumie ducha swego czasu.

Dowódca powinien zatym, oprócz znajomości ściśle fa-
chowych, posiadać przede wszystkim znajomość techniki.
W nowej armii niemieckiej nie ma miejsca dla eksklu-
zywności, powodującej zawsze w jednej kategorii nieuza-
sadnione poczucie wyższości, w drugiej zaś — niższości
(płk, Jastrow przyp. do Konrada Menila, Der totale Krieg
u. d. Technik).

Na takich przesłankach ma się montować nowy gmach
niemieckiego szkolenia techników wojskowych. Transfor-
macja tego wyszkolenia okazuje się tym konieczniejszą, że
w miarę mechanizacji armii, zwiększają się kadry jedno-
stek technicznych. Nowe wyszkolenie winno obejmować
wszystkie szczeble drabiny służbowej od robotnika war-
sztatowego, przez inżyniera-oficera, aż do najwyższego
technicznego urzędnika ministerialnego. Przekształcenie to
jest konieczne, ponieważ żołnierz i technik posiadają w
swych zawodach obok wielu cech wspólnych, sporo zna-
mion przeciwnych.

Technika, której zadanie polega na formowaniu materii
i na walce z siłami przyrody, będzie posiadała zawsze teu-
dencje rewolucyjne i stanowi wskutek tego czynnik dyna-
miczny. Żołnierz natomiast zajmuje się elementem ludzkim
i skłania się ku konserwatyzmowi. Jest on zatym czynni-
kiem statycznym. Przy wyszkoleniu wojskowym należy
przede wszystkim łagodzić te przeciwieństwa i nie zapo-
minać o wyszkoleniu ściśle technicznym. Ważne jest rów-
nież zastosowanie selekcji, w celu wyeliminowania z ze-

społu technicznego wszelkiej miernoty, Sprzęt wojskowy
tworzyć winien oczywiście przedmiot osobliwej troski i pie-
czołowitości zarówno ze względu na jego wartość pienięż-
ną, jak i z uwagi na to, że zaufanie do sprzętu wojennego
tworzy kardynalną podstawę ducha i męstwa żołnierza.

Wybitna inicjatywa jednostek, szczególnie uzdolnio-
nych, znajdzie w służbie wojskowej takie samo pole do
pracy i rozwoju, jak w życiu cywilnym. Konieczne jest
jednakże, aby inicjator był w możności przeprowadzania
wszelkich doświadczeń i studiów.

Z nowego typu inżyniera-żołnierza wyciągnie armia
i państwo maksimum korzyści. Uniezależni się przede
wszystkim w dużej mierze od prywatnego przemysłu wo-
jennego, którego cele nie pokrywają się w zupełności z in-
teresem państwa. Jeżeli wyrazi się to chociażby tylko w
potanieniu inwestycyj wojskowych, albo w skrupulatnym
przestrzeganiu wytycznych ogólno państwowej polityki go-
spodarczej w zakresie doboru surowców i materiałów, gra
warta będzie stawki.

W życiu prywatnym zdolny inżynier znajduje zwykle
lepsze warunki uposażeniowe, niż w służbie wojskowej.
Dysproporcje zarobkowe może jednak złagodzić strona mo-
ralna, o ile oczywiście stanowiska techników wojskowych
będą posiadać nieograniczone możliwości rozwoju. (Wehr-
techn. Monatshefte. 1917, 2, Wesemann: Der soldatische
Ingenieur, ein neuer Ingenieur — Typ),

Każdy technik, który w życiu cywilnym zdatny jest do
kreślenia lub pracy fizycznej, nadaje się również do woj-
ska. Chodziłoby jedynie o to, aby po ukończeniu służby
wojskowej nie przerywać jego kontaktu ze sprawami obro-
ny krajowy. Zachodziłaby zatym konieczność stałych, pe-
riodycznych zaciągów do ćwiczeń, podczas których rezer-
wista mógłby na nowo wejść w sprawy wojskowe i zazna-
jomić się z wszystkimi ulepszeniami.

Przygotowanie do służby żołnierskiej rozpocząć się win-
no w szkołach zawodowych, a przede wszystkim w wyż-
szych uczelniach technicznych, które posiadać muszą osob-
ne wydziały techniki uzbrojeniowej. Wtenczas czynna służ-
ba wojskowa, w swych pierwszych etapach, byłaby prak-
tycznym uzupełnieniem wiadomości, nabytych w szkole.

Zasięg wiedzy inżyniera wojskowego nie ogranicza się
do znajomości własnej broni i sprzętu wojennego. Hory-
zonty jej muszą obejmować technikę uzbrojeniową całego
świata. Dlatego też znajomość obcych języków odgrywa
u technika wojskowego bardzo ważną rolę, gdyż umożliwia
mu kontrolę wszelkich zagranicznych zdobyczy i ulepszeń.

Wojsko posiada w zakresie wychowania narodowego ol-
brzymie znaczenie, wpaja ono bowiem w przyszłego oby-
watela (najcenniejsze cnoty: posłuszeństwo i ducha poświę-
cenia.

Wszystkie rozważania literatury niemieckiej obracają
się oczywiście w ramach postulatów państwa totalnego.
Tym nie mniej posiadają one i dla nas dużą wartość, szcze-
gólnie jeśli uzupełnimy je świeżymi doświadczeniami z woj-
ny hiszpańskiej.

Na terenie półwyspu iberyjskiego ścierają się ze sobą
zmechanizowane zastępy kilku państw europejskich. Euro-
pejskie sztaby generalne badają pilnie tok walk, w któ-
rych postępy techniczne odgrywają bodaj że decydującą
rolę. Ostateczny wynik tej wojny wpłynie też w dużym
stopniu na przyszłe ustosunkowanie się siły zbrojnej do
techniki. St, W.
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Stopy i stale stopowe w r. 1936.
Autor poświęca najwięcej uwagi nowym stopom żelaza,

zawierającym znaczniejsze zawartości miedzi, W żeliwie do-
datek miedzi umożliwia regulowanie głębokości odbielenia,
zmniejsza skurcz żeliwa, a przy tym utrudnia tworzenie porów
i pęcherzy, zwiększając płynność żeliwa, W stali o zawartości
0,5—2%Cu obserwuje autor wzrost wytrzymałości i odporności
na korozję, coprawda, kosztem ciągliwości. Autor stwierdza,
że amerykański przemysł samochodowy zastosował na cały
szereg części stal chromowo-miedziową. W szczególności,
dzięki dużej odporności na zużycie zyskały sobie uznanie
wały ze stali o składzie: 1,4—1,6% C; 0,8—1,2% Si; 0,55—
0,8% Mn; 0,4—0,5% Cr; 1,5—2% Cu. Na wały zastosowano
między innymi żeliwo o zawartości 3,3—3,65% C, 2,5—3% Cu
i ok. 0,3% Cr obok niskich zawartości manganu i krzemu. Na
tłoki użyto stal o kładzie: 1,35—1,7% C; 0,6—1,0% Mn;
0,9—1,4% Si; 2,5—3,0% Cu; ok, 0,15% Cr, Za bardzo cie-
kawą uważa autor stal zaworową o składzie: 1,25—1,35% C;
0,25—0,5% Mn; 0,3—0,65% Si; 2,5—3,5% Cr; 14—17% W
i 1,5—2% Cu. Żeliwo zawierające 2% Cu i ok, 0,2% Mo
wyróżnia autor z racji dobrej odporności na zużycie. Należy
żałować, że tak ciekawych i niezwykłych składów chemicz-
nych nie uzupełnił autor danymi o obróbce cieplnej i wła-
snościa.ch wytrzymałościowych. Omawiając stale nierdzewie-
jące podaje autor jako nowość stal o 16% Cr, 6% Ni i 4%
Mn, oraz stale odporne na utlenianie w wysokich temperatu-

' rach, a ciekawe przez minimalną zawartość węgla i dużą
zawartość krzemu. Poruszając sprawę regulowania ziarnisto-
ści pierwotnej stali, autor zwraca uwagę, że badania te przy-
czyniły się do poprawy równomierności jakości stopów żela-
za, używanych w stalownictwie,

[./. C. Vignos, H e a t T r e a t i n g a n d F o r g i n g
23 (1937) Nr. 1, str. 25/26).
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Technologia chłodnicza środków spożywczych. Część I.
Przechowywanie owoców. Dr, D. J. Tilgner, str. 60, wyda-
wnictwo Komitetu Chłodnictwa, Warszawa, 1937, zeszyt 3.

W obecnej chwili, kiedy chłodnictwo u nas w kraju za-
czyna robić postępy i społeczeństwo zrozumiało wreszcie, że
bez chłodni nie może być prowadzona racjonalna gospodarka
produktami żywnościowymi, odczuwa się dotkliwy brak lite-
ratury na powyższy temat w języku polskim.

Z tego powodu należy też z prawdziwą radością powitać
pracę Dr. D. J. Tilgnera p. t. „Technologia Chłodnicza Środ-
ków Spożywczych", część I. Przechowywanie owoców.

W tej krótkiej, ale bardzo treściwej książce autor przede
wszystkim podkreśla najistotniejszą rzecz w technologii chło-
dniczej, a mianowicie, że chłodnia jako taka powinna przyj-

. mować produkty wyłącznie pierwszej jakości w pierwszo-
rzędnym opakowaniu. Jak prosta, a zarazem doniosła jest
ta uwaga wiedzą tylko te osoby, które pracują w chłodniach
i bezpośrednio stykają się z klientem. Nieraz bowiem kli-
enci twierdzą, iż przywieziony towar bardzo wątpliwej ja-
kości „odejdzie" w chłodni. Oczywista rzecz, że twierdzenie
takie jest absurdalne,

Z wyżej przytoczonego przykładu i z wielu innych po-
wodów polecam gorąco tę książkę nie tylko osobom, mają-
cym do czynienia z owocami, ale wszystkim tym, którzy
w ogóle mają do czynienia z chłodniami.

W drugiej części autor podaje najkorzystniejsze warunki

klimatyczne do przechowywania jagód i owoców oraz ma-
ksymalny czas przechowywania przy najkorzystniejszych wa-
runkach.

Wszystko razem wzięte stanowi zamkniętą pracę na temat
przechowywania owoców i jagód i niewątpliwie w znacznej
mierze przyczyni się do podniesienia standartu owoców w
chłodniach.

Zadaniem ogółu powinno być rozpowszechnienie tej książ-
ki wśród jak najszerszych warstw producentów i kupców
owocowych. Inż. P. Fołt

NEKROLOGIA

Ś. P. INŻ. WŁADYSŁAW GLIŃSKI.

Dnia 18 września r. b. zmarł w wieku lat 45 po krótkiej
chorobie inż. mjr, Władysław Gliński, ur. 1892 r. w ami. Kn-
rowicze na Witebszczyźnie.

Po ukończeniu szkoły średniej w Rydze wstąpił ma poli-
technikę w Rydze oraz zapisał się do stud, korporacji Ar-
konia, która, swym nastawieniem narodowym, najwięcej od-
powiadała Jego patriotycznym uczuciom.

W 1914 r, wstąpił do szkoły kawalerii w Elizawetgradzie,
a następnie do szkoły lotniczej.

W 1917 r. ś, p. Gliński był w 2 p. ułanów I Korpusu Pol-
skiego w Bobrujsku, skąd po jego rozwiązaniu przedziera się
na Murmań,

Na Marmuniu walczył w szeregach aliantów, i odznaczył
się zajmując Onegę i Archangielsk, a w styczniu 1919 r. wy-
jechał z legią oficerską do Francji do szkoły lotniczej
w Istres, skąd w listopadzie został odkomenderowany do
eskadry lotniczej w Krakowie,

Podczas wojny polsko-bolszewickiej został przydzielony
do 17 p, ułanów, w którym pozostawał do końca wojny.

Po wojnie skończył wydział budownictwa Politechniki
Lwowskiej — po czym został wykładowcą w Szkole Podcho-
rążych Inżynierii w Warszawie, a następnie objął kierownic-
two referatu budownictwa wojskowego M, S. Wojsk., na któ-
rym to stanowisku zastała go śmierć po powrocie z dele-
gacji do Hiszpanii dla studiów budowniczo-fortyfikacyjnych
i nad działaniem nowoczesnej broni burzącej,
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Stowarzyszenie Techników, którego czynnym członkiem
był od roku 1926, traci w zmarłym koledze dzielnego współ-
pracownika na polu naukowym.

Ś. p. Wł. Gliński był wieloletnim sekretarzem Rady Nau-
kowej i Wydziału Naukowo-Oddczytowego w Stów. Techni-
ków, wielokrotnym delegatem Stów. Techników na między-
narodowe kongresy naukowo-techniczne, oraz współtwórcą
wprowadzenia dziesiętnego systemu katalogowego do Biblio-
teki Stów. Techników. Brał czynny udział w Sekcji Pol-
skiej Instytutu Międzynarodowego Bibliografii i Dokumen-
tacji przy Stów. Techników Polskich w Warszawie i pełnił
obowiązki przewodniczącego Sekcji Bibliograficznej.

Cześć Jego pamięci! A, P,

ŻYCIE STOWARZYSZENIA

TECHNIKÓW POLSKICH w WARSZAWIE

Z SALI ODCZYTOWEJ.
Dn. 8.X. b. r. w sali Stowarzyszenia Techników inż. Piotr

Drzewiecki wygłosił odczyt na temat: „Wrażenia z wyciecz-
ki zagranicę, z wystaw oraz kongresów".

Prelegent podzielił się wrażeniami z Międzynarodowego
Kongresu Wykształcenia Technicznego w Rzymie i z wy-
cieczki po osuszonych błotach Pontyjskich, a następnie
z Kongresu Centralnego Ogrzewania w Paryżu oraz z dwóch
wystaw: Międzynarodowej Sztuki i Techniki w Paryżu i nie-
mieckiej w Diisseldorfie.

W Międzynarodowym Kongresie Wykształcenia Tech-
nicznego w Rzymie brało udział 1500 przedstawicieli 27
państw. Polskę reprezentowała delegacja z 5 osób. Referaty
wygłoszone na Kongresie podkreślały doniosłe znaczenie wy-
kształcenia zawodowego młodzieży. Już nawet w szkołach
ogólnokształcących konieczne jest wprowadzenie zajęć prak-
tycznych, gdyż posiadają one duże wartości kształcące. Pro-
gram gimnazjum ogólnokształcącego w Polsce uwzględnia za-
jęcia praktyczne w stopniu należytym. Mają one, między in-
nymi, na celu zbliżenie młodzieży do świata współczesnej
techniki, utrwalenie zamiłowania i szacunku do pracy ręcz-
nej.

Rozwój szkół zawodowych w Polsce w ostatnich latach
poczynił znaczne postępy, a liczba kształcącej się w nich
młodzieży wzrasta w szybkim tempie. Kongres stanął na sta-
nowisku, aby już przy wstępowaniu do szkoły średniej prze-
prowadzana była selekcja. Ze względu na duże nasilenie
bezrobocia okres nauczania należy przedłużyć. Program
szkół zawodowych powinien być elastyczny. Nasze szkoły
zawodowe mają program sztywny i bardzo przeładowany
przedmiotami lojjólnokształcącymi. Szkoły zawodowe po-
winny kształcić jedynie w kierunku obranego zawodu.

W Anglii przeważa kształcenie zawodowe młodzieży w
fabrykach, teorie uzupełnia się w szkołach wieczorowych.
We Francji ciężar szkół zawodowych spoczywa na Izbach
Przemysłowych. Tak samo i w Austrii. W Niemczech duży
ciężar w utrzymaniu szkół zawodowych ponosi przemysł,
a wykształcenie zawodowe opiera się zasadniczo na siedmio-
letniej szkole powszechnej. W Stanach Zjedn. A. Półn. w
znacznym stopniu subsydiuje szkoły zawodowe rząd central-
ny, szkoły natomiast są utrzymywane przez stany i instytu-
cje prywatne.

Pnzedstawiciele Ameryki na Kongresie byli zwolennikami
poglądu, według którego człowiek powinien mieć dwa za-

wody, aby móc lepiej radzić sobie w życiu. Po zakończeniu
Kongresu uczestnicy zwiedzili Instytut Wychowania Fizycz-
nego w Rzymie i tereny osuszonych błot Pontyjskich o po-
wierzchni 41 000 ha.

Na osuszonych terenach pobudowano cztery miasta i utwo-
rzono 2000 ferm.

Kongres Centralnego Ogrzewania obradował trzy dni.
Pierwszy dzień był poświęcony zaczadzeniom i sposobom
przeprowadzania kanałów dymowych, drugi — t. zw. klima-
tyzacji. Trzeci dzień obradowano nad elektryfikacją gospo-
darstwa domowego i nad sposobami magazynowania ciepła.

Międzynarodowa Wystawa Sztuki i Techniki w Paryżu
jest raczej wystawą sztuki. Wytworów techniki pokazano na
niej stosunkowo mało. Z powodu kontygentowania ekspor-
tu produktów przemysłowych, przemysł nie był zaintereso-
wany w tym dziale wystawy. Do kilku tylko uwag o wy-
stawie paryskiej ograniczył się Prelegent, gdyż będzie ona
tematem następnego odczytu.

Wystawa w Diisseldorfie ma wybitnie charakter propa-
gandowy. Obrazuje ona przejrzyście wysiłek dokonany w
dziale surowców zastępczych i dalsze zamierzenia w tej dzie-
dzinie.

Dnia 15.X. b, r, inż, Kazimierz Jackowski, dyr. Muzeum
Techniki i Przemysłu, wygłosił odczyt p. t. „Wystawy Kra-
jowe czy Międzynarodowe",

Po przedstawieniu krótkiego zarysu historycznego wy-
staw, Prelegent podzielił się uwagami z Wystawy Krajowej
w Berlinie i Międzynarodowej Sztuki i Techniki w Paryżu.

Wystawa w Berlinie ma charakter sprawozdawczy i wy-
kazuje przejrzyście, co zdziałały Niemcy w zakresie pro-
dukcji przemysłowej w ciągu 4-lecia. Doskonale zilustro-
wano dział przemysłu oryginalnymi adjęciami przy pomocy
ruchomych ksiąg fotograficznych. Uzupełniają ten dział
w sposób celowy dobrze przemyślane krótkometrażowe
filmy dźwiękowe.

Wśród eksponatów oryginalnych znajdują się: łódź pod-
wodna, armaty, czołgi.

Dodatnio przedstawiają się modele statków wojennych
i handlowych, zbudowanych w ciągu ostatnich lat. Miasto
Berlin wystąpiło z własnym poikaziem, który miał charakter
plastyczny i przekonywający.

Przemysł ludowy i chałupniczy miał oddzielne stoisko.
Przemysł jednak tego* rodzaju nie powinien stanowić części
wystawy ciężkiego przemysłu, gdyż ginie przy nim nie za-
uważony.

Całość Wystawy wypadła pomyślnie, Na widzu Wystawa
robi wrażenie nie bardzo pokojowe, a nawet wręcz niepo-
kojące. Wystawa zajęła ok. 30 000 nr.

Hasło wystawy paryskiej „Sztuka i technika" jest trochę
bałamutne. Wystawcy nie liczyli się z tym. Przeważa na
wystawie sztuka. Bardzo poważne miejsce zajął dział wy-
stawy poświęcony nauce. Na pierwszy plan wysunął się
Pałac Nauki. Przeszło sto pawilonów francuskich zorgani-
zowano z prawdziwym rozmachem i talentem. Organiza-
torzy Wystawy umieli pogodzić wymagania uczonych i ar-
chitektów z interesem przeciętnego widza. Imponuje do-
brobyt Francji, a całość Wystawy, adaniem Prelegenta, nic
by nie straciła, gdyby ograniczyła się do 150 pawilonów
francuskich. Bardziej celowe w założeniu są wystawy kra-
jowe, które są wielką dźwignią w uświadamianiu społe-
czeństwa.
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Skład Komitetu Honorowego dla uczczenia Jubileuszu 40-lecia pracy
Prof. Andrzeja Pszenickiego:

Płk inż. Stanisław Arczyński
Inż Aleksander Brandt
Prof. dr. inż. Stefan Bryła
Inż. Andrzej Chmielenski
Dr. inż. Alfons Chmielowiec
Inż. Aurelian Chróścielewski
Gen. bryg. Mieczysław Dqbkowski
Inż. Mikołaj Kuncewicz
Mgr. Marcin Krzymuski

Inż. Leszek Muszyński
Inż. Jerzy Nechay
Prof. inż. Wacław Paszkowski
Inż. Radzimir Piętkowski
Dr. ini. Wenczesław r oniż
Inź. Leon Pszenicki
Inż. Władysław Skoczek
Inż. Wacław Straszyński
Dr. inż. Franciszek Szelqgowskl

Inż. Jerzy Ślewiński
Dyr. inż. Leopold Toruń
Inż. Ludwik lylbor
Inż. Władysław Wachniewski
Proł. dr. inż. Aleksander Wasiutyński
Dr. inż. Zbigniew Wasiutyński
Prof. dr. inż. Witold Wierzbicki
Mir. Sobiesław Zaleski.
Prof. dr. inż. Wacław Żenczykowski

Skład Komitetu Wykonawczego:
Prof- dr. inż. Stefan Bryła (przewodniczący)
Inż. Andrzej Chmielenski (sekretarz)
Inż- Jerzy Ślewiński (skarbnik)
pik- inż. Stanisław Arczyński

Dr. inż. Franciszek Szelqgowskl
Prof. dr. inż. Witold Wierzbicki
Prof. dr. inż. Wacław Żenczykowski

T R E Ś Ć :

P r o f . A n d r z e j P s z e n i c k i .
N o w y g m a c h B i b l i o t e k i J a g i e l l o ń s k i e j w

K r a k o w i e , St. Bryła.
S t a t e c z n o ś ć s t a l o w y c h m: o s t ó w k o l e j o -

w y c h z e w z g l ę d u n a p a r c i e w i a t r u ,
A. Chmielowiec.

B u d o w a m o s t u n a W i ś l e w p r z e c i ą g u p i ę c i u
m i e s i ę c y , A. Chróścielewski.

S p a w a n a k o n s t r u k c j a s t a l o w a g m a c h u M u -
z e u m Ś l ą s k i e g o w K a t o w i c a c h , S. Kaufman.

S z k i e l e t s t a l o w y h a l t a r g o w y c h w G d y n i , J.
Kozieiek.

Z p r a k t y k i p r o j e k t o w a n i a k o n s t r u k c y j s t a -
l o w y c h w b u d o w n i c t w i e p r z e m y s ł o w y m ,
M. Kuncewicz.

B e l k i z g i n a n e s i ł a m i p o z i o m y m i , J. Mułer-
milch.

G r u n t y j a k o e l e m e n t k o n s t r u k c j i b u d o w l a -
n e j , R. Piętkowski.

K o n s t r u k c j a s t a l o w a ś w i e t l n i d a c h o w y c h
M u z e u m N a r o d o w e g o w K r a k o w i e , J. Ra-
tyński.

W p ł y w o t w o r u k o d o w e g o l u b e l i p t y c z -
n e g o n a w i e l k o ś ć n a p r ę ż e ń w e l e m e n -
c i e i z g i n a n y m , F. Szelągowski.

B u d o w a m o s t u d r o g o w e g o i m i e n i a M a r -
s z a ł k a Ś m i g ł e g o - R y d z a p r z e z W i s ł ę
w e W ł o c ł a w k u , L. Tylbor.

A k w a d u k t p r z e z r z e k ę W i s ł ę ' d l a w o d o c i ą -
g ó w m i a s t a C i e s z y n a o r o z p i ę t o ś c i t e o -
r e t y c z n e j 66 m, W. Wachniewski.

W y s o k o ś c i k r a t o w n i c o p a s a c h r ó w n o l e -
g ł y c h , Z. Wasiutyński,

W y b o c z e n i e j a k o f a k t i j a k o s c h e m a t , W.
Wierzbicki.

P r o j e k t k o n s t r u k c y j D w o r c a G ł ó w n e g o
w W a r s z a w i e i t e r e n ó w p r z y l e g ł y c h , W.
Żenczykowski.

P r z e g l ą d p i s m t e c h n i c z n y c h .
B i b l i o g r a f i a .
N e k r o l o g i a ,
P r z e g l ą d C z a s o p i s m .

S0MMA1RE:
L e p r o f e s s e u r d r . A, P s z e n i c k i .
L e n o u v e a u b a t i m e n t d e l a B i b l i o t h e ą u e

d e s J a g e l l o n s a C r a c o v i e, par M. le prof.
S. Bryła.

L a s t a b i l i t ś d e s p o n t s m e t a l l i ą u e s f e r -
• r o v i a i r e s p a r r a p p o r t a p o u s s e e d u

vemt, par M. A. Chmielowiec.

L a c o n s t r u c t i o n d 'u n p o n t s u r 1| a V i s t u l e
d a n s 1 ' e s p a c e d e s 5 m o i s , p a r M. A . Chróście-
lewski.

L a c h a r p e n t e s o u d e e d u b a t i m e n t d u M i i -
s e e S i l e s i e n a K a t o w i c e , p a r M . S. Kauf-
man.

L ' o s s a t u r e d e s h a l l e s c e n t r a l e s a G d y n i a ,
par M. J. Kozieiek.

S u r 1 ' e l a b o r a t i o n d e s ć o n s t r u c t i o m s m e t a l -
l i ą u e s i n d u s t r i e l l e s , p a r M M. Kuncewicz.

L e s p o u t r e s d r o i t e s f l e c h i e e s p a r l e s
f o r c e s h o r i s o n t a l e s , p a r M. J. Mutermilch.

L e s o l d e f o n d a t i o n e n ą u a l i t e d 'u n e l e m e n t
d e c o n s t r u c t i o n , p a r M. R. Piętkowski.

L a c o n s t r u c t i o n m e t a 11 i q u e d e s v e r r i e r e s
d u M u s e e N a t i o n a l " a C r a c o v i e , p a r M.
J. Rasiński.

L ' i n f l u e n c e d e s t r o u s c i r c u l a i r e s e t e l l i p -
t i q u e s s u r l e s t e n s i o n s d a n s d e s e l e -
m e n t s f l e c h i e e s , p a r M. F, Szelągowski.

L a c o n s t r u c t i o n d ' u n p o n t r o u t i e r e s u r l a
V i s t u 1 e, p a r M . L . Tylbor.

L'a q u e d u c s u r l a V i s t u l ę p o u r l a c o n d u i t e
d ' a u x d e C i e s z y n , p a r M . W. Wachniewski.

L a h a u t e u r d e s p o u t r e s e n t r e i l l i s p a r a l -
1 e 1 e s, p a r M . Z. Wasiutyński.

L e f l a m b a g e c o m m e u n f a i t e t c o m m e u n
s c h e m a, p a r M . l e prof . W. Wierzbicki.

L a c o n s t r u c t i o n d e l a G a r e C e n t r a l e a V a r -
s o v i e , p a r M, le prof . W. Żenczykowski.

R e v u e d o c u m e n t a i r e .
B i b 1 i o g r a p h i e.
N e c r o l o g i e .
R e v u e d e s ; o u r n e a u x .
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