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Mosty o podporach utworzonych z pa l i żelazo-
betonowych nie są bynajmnie j nowością. Budo
wano je jeszcze przed wielką wojną. F i g . 1 poka
zuje most pod 

Aleksandrów-
ką. zbudowany 
w Ros j i w 1909 
r. Mos t ten wy
konany przez 

f rancuskie 
przedsiębior

stwo „Soc. Hen -
nebique" wy
różnia się lek
kością izbic, niewątpliwie zbyt słabych. N a szer
szą skalę zaczęto budować podpory mostów z pal i 
żelazobetonowych po wojnie. W r. 1927 zbudowa
no w Stanach Zjednoczonych most przez jezioro 
Pon t cha r t r a in 

pod N o w y m Or - ^ 
leanem (rys. 2) 
o długości 7 1 4 
k m . Dużą ilość 
małych mostów 
drogowych o 
podporach z pa
l i żelazobetono
wych zbudowa
no we Włoszech 
n a n i z in i e L o m -

bardzkie j . 
Przedsiębior 

F i g . 1. M o s t pod Aleksandrówką, zbudowany w 1 !>(>!> f. 

35' 

R y s . 2. P r z e 

stwo G. Pasąuali wykonało do 1929 roku 106 ta
k i c h mostów. Fo togra f j e 3, 4 i 5, wskazują, że pa
ło tych mostów są ujęte oczepem na poziomie n i 
skie j wody, a następnie przedłużone nad oczep 
w postaci słu
pów, aż do spo
du dźwigarów. 
W naszym k l i 
macie takie pod
pory z n ieokry-
tyc l i pa l i , łatwo 
mogłyby ulec 
zniszczeniu. 

Część nad
z iemna 1 kon
s t rukc j i mo
stów o podpo
rach z pa l i że
lazobetonowych 
jest bardzo zb l i 
żona bądź do 
kons t rukc j i mostów o belkach ciągłych lub jedno-
przęsłowych, bądź do kons t rukc j i mostówr ramo
wych o w io tk i ch stójkach, nie przejmujących nie

ma l żadnych momentów gnących z przęseł, ze 
względu na znikomą wartość stosunku sztywności 
pal i do sztywności przęseł. Jasne jest jednak, 

że n a palach 
można też usta
wiać mosty r a 
mowe o stój
kach, czy też o 
ścianach, w y-

r a ź n i e 
współdziałają

cych w przej
mowaniu m o-

m e n t ó w 
gnących przęseł. Różnice między temi dwoma ro
dzajami mostów ramow7ych są dobrze znane i prze
mawiają zawsze na korzyść mostów o w io tk i ch 
podporach, o i le ty lko nie zachodzi konieczność 

zmniejszenia 
J C r rfjffi wysokości ustro

jowej przęseł, 
przez przenie
sienie części mo
mentów przęsło-
wych na podpo
ry . 

We Włoszech, 
opierano zazwy
czaj przęsła mo
stów na palach 

żelazobetono
wych, za pośred-

m o s t u p r ze z j e z io ro P o n t c h a r t r a i n pod N o w y m O r l e a n e m . 

F i g . 3. M o s t p r ze z kanał G r a s s a g a pod W e n e c j a . 

n ic twem łożysk z blach stalowych, przyczem czę
sto stosowano belki wolnopodparte. Ten sposób 
budowy nie pozwala na wykorzystan ie dwóch za
let podpór z pal i żelazobetonowych, a mianowi 

cie : niepodda-
wan ia się nac i 
skom p ionowym 
i łatwego ulega
n i a wierzchoł
ków pa l i działa
n iu sił p o z i o 
m y c h . Dzięki 
t y m zaletom 
można opierać 
na palach żela

zobetonowych 
belki c i ą g ł e , 

podlegające 
działaniu mnie j 
szych momen
tów gnących, od 

przęseł rozciętych, oraz łączyć te przęsła bezpo
średnio z podporami, odrzucając łożyska. O t r z yma
na kons t rukc j a jest prostsza, t rwa l s za i tańsza. 
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A. Opis systemu mostów budowanych w Polsce 
na podporach z pali żelazobetonowych 

a. Z b e t o n o w a n i e p a l i p o d p ó r 
z b e l k a m i p r z ę s e ł 

W mostach o podporach z pa l i żelazobetono-
wych, zbudowanych w Polsce, łączono pale z przę
słem w jeden monolit . Możliwość takiego połącze-

F i g . 5. M o s t ob ro towy p r ze z kanał B i a n c o pod Wenecją. 

n i a uzasadniają obl iczenia odkształceń pal i , wyka 
zując, że pale żelbetowe mogą zastępować przegu
by i łożyska ruchome pod be lkami na n ich opar-
temi. Bezpośrednie zbetonowanie pal i z przęsłem 
s twarza więc ty lko pozornie ustrój ramowy, gdyż 
w rzeczywistości wszystkie siły, powstałe wsku
tek tego połączenia, są tak małe, że nie zmieniają 
rozkładu naprężeń w ustro ju niosącym mostu. 
Jasne jest, że siły te będą ty lko wtedy niewielkie, 
gdy długość mostu nie jest zbyt duża i gdy pale 
nie są zbyt sztywne. Wszys tk ie siły powstające w 
palach wskutek zbetonowania ich z przęsłami dają 
się łatwo obliczyć zapomocą wzorów, zestawionych 
na końcu tego opisu. Pa le żelazobetonowe nie wy
magają naogół dodatkowego uzbrojenia na siły wy
wołane zmianami długości przęseł, a to dlatego, 

F i g . 4. M o s t przez, L i v e n z c . 

że naprężenia, wywołane w przekro jach pala 
przez obciążenie pionowe, ograniczone jego noś
nością, są zwykle mniejsze od naprężeń granicz
nych, dozwolonych przez przepisy. Jeżeli więc po

most nie jest zbyt długi, a pale nie są zbyt sztyw
ne, to ilość pa l i , potrzebna ze względu n a i ch no
śność może być też wystarczająca ze względu na 
wytrzymałość tworzywa . W norma lnych w a r u n 
kach w mostach długości do 30 m można łączyć pa
le bezprzegubowo z przęsłem, przez wbetonowanie 
i ch w be lk i przęsła, o i le grubość pa la nie prze
kracza 30 cm. P r z y t em jeśli długość mostu nie 

F i g . G. Ośmiokątny p a l żelazobetonowy o długości 26 m t r . 

jest większa od 20 m, to ilość pa l i , potrzebnych ze 
względu na nośność, wystarcza też ze względu n a 
wytrzymałość przekrojów. 

Jeśli podpory mostu wystają nad podłoże, to 
bezprzegubowe połączenie pa l i z ustro jem niosą
c y m jest możliwe nawet p r z y znacznie większych 
rozpijtościach, gdyż momenty gnące pal i , a także 
reakcje stawiane poz iomym przesunięciom wierz 
chołka, maleją szybko wraz z wysokością wystają
cego odc inka ( f ig . 11). 

Jeśli podpory mostu są niskie, a długość przę
seł duża to, aby uniknąć wie lk ich wartości momen
tów gnących w palach, wskazane jest bądź prze
gubowe połączenie pa l i z ustrojem niosącym, bądź 
zmniejszenie sztywności pa l i . Us tawian ie między 

F i g . 7. M o s t p r ze z Tarczynkę w T a r c z y n i e . 

pa lami i przęsłem łożysk z płyt żelaznych jest n ie
celowe, gdyż tarcie, występujące między płytami, 
jest zwykle większe od poziomej reakc j i pa l i . Od
kształcenia termiczne przęseł wywołują mniejsze 
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momenty gnące i mniejsze naprężenia w palach sypce piaszczystej wynos i około 1000 k g na m- po-
o p r zekro ju kołowym lub wielobocznym, niż w pa- la ściany i n a każdy m m jej poziomego przesunię-
lach o przekro ju kwadra towym, lub prostokąt- c ia (patrz „Die Bau t e chn ik " 1932 r. str . 391) . D l a -
nym. tego też nie należy budować zbyt wysok ich ścian 

P O Z Ę u B Ó J Pff przyczółków, wy-I m podłoże s t a 
w i a większy opór 
poziomym odkształ 
ceniom pała, tem 
większe siły dzia
łają na j e g o 
wierzchołek i tem 
prędzej siły te za
nikają w podłożu. 
Obliczenie warto
ści sił działających 
na wierzchołek pa
la i wywołanych 
wygięciem, łub po
ziomem przesunię
ciem tego wierz
chołka, jest ogrom
nie u p r o s z c z o-
n e przez możność 
wyrażenia t ych sił 
z dostateczną do
kładnością, nieza
leżnie od głęboko
ści wb ic ia pala, o 
i le ty lko głębokość ta jest większa od k i l k u metrów, 

b. P r z y c z ó ł k i 

Zbetonowanie pal i skra jnych podpór z ustro
j e m niosącym mostu, 
sprowadza przyczółki do 
ścian, stanowiących jed
nocześnie oczepy pal i , 
oraz skrajne poprzecz
nice, s i lnie stężające po
most (rys. 8, 10, 12, 13 
i 14) . 

Ściany przyczółków 
można podzielić na dwa 
rodzaje : 

1) gdy ściana przy 
czółka jest n i ska , zatem 
ulega ty lko niewielkie
m u parc iu z a s y p k i , 
schodzącej pochyłą skarpą do dna ko ry ta 

R y s . 8. Przekrój mos tu przez Tarczynkę w T a r c z y n i e 

R y s . 
a) 

i nada
jącej k o r y t u pod mostem przekrój trapezowy (rys. 
8 ) ; 

2) gdy ściana 
przyczółka jest 
dość wysoka, a-
by mogła pod
trzymać nasyp 
dojazdu na całej 
wysokości; w 
t y m przypadku 
koryto pod mo
stem ma prze
krój prostokąt
ny (rys. 10). 

ściana przy
czółka już przy trzech metrach wysokości podle
ga dość dużemu parc iu z iemi , sumującemu się pod
czas wydłużeń termicznych mostu, ze sprężystym 
odporem zasypki . Wielkość tego odporu przy za

puszczając raczej 
skarpy zasypk i pod 
most (rys. 7, 13, 
f ig . 15 i 16). 

W obu przypad
kach ściany przy
czółków m a j ą 
skrzydła obejmu
jące zasypkę. Są 
to bądź skrzydła 
wysunięte ze skra j 
nych podłużnie 
wzdłuż m o s t u 
(rys. 13), bądź też 
wysunięte ze ścian 
przyczółków wpo-
przek mostu (rys. 
12). 

Jeżeli różnica 
poziomu drog i i 
poziomu dna wy
nosi k i l k a metrów 
to, aby uniknąć 

zbyt w ie lk ich skrzydeł przyczółków, wskazane 
jest utworzenie oddzielnych przęseł nad skarpa
m i nasypów lub nad brzegami ko r y t a (rys. 13, f i g . 

rt 15 i 16). 
c) F i l a r y 
Odc ink i pa l i podpór 

pośrednich ( f i larów): 
wystające nad poziom 
największego rozmycia 
dna, ujmowano zawsze 
w otoki żelazobetonowe, 
zabezpieczające pale od 
uszkodzeń, czy to me
chanicznych, czy . też 
chemicznych. Zniszczo
ny beton otoki można 
skuć, nie osłabiając kon
s t rukc j i mostu, poczem 

9. M o s t p r ze z Srebrną w Mińsku M a z o w i e c k i m ; 
przekrój poprzeczny , b) w i d o k o d s t r o n y n a s y p u . 

R y s . 

zastąpić nowym. 
d) P a l e ż e l a z o b e t o n o w e 
Do budowy opisanych mostów stosowano dwa 

rodzaje p a l i : 1) 
pale betonowa
ne w z iemi , w 
blaszanych po
włokach, wb i j a 
nych na trzp ie
n i u d rewn ianym 
i 2) pale beto
nowane n a zie
mi , przed wb i 
ciem, w pozio
mych deskowa
n iach ( f ig . 6 ) . 

Pomijając dyskusję porównawczą wykonania , 
wb i j an ia i kosztów pa l i obu tych rodzajów, zazna
czymy t u t y lko w j a k i c h warunkach lepiej jest sto
sować każdy z n i ch do budowy podpór mostów. 

Przekrój m o s t u przez Srebrną w Mińsku M a z o w i e c k i m . 
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Pale w g i l zach należy stosować w przypadkach, w 
których zachodzi obawa w y m y w a n i a składników 
rozpuszczalnych betonu przez wodę zaskórną, lub 
w przypadkach występowania w a r s t w tor fu , roz
kładającego be
ton ; wówczas 
otoczka z blachy 
chron i beton pa
la . Pa l e betono
wane na z iemi 
należy stosować 
wszędzie tam, 
gdzie zachodzi 
obawa zgniece
n i a powłoki b la
szanej po wy
jęciu t rzp ien ia , 
przez ciśnienie 
mało spoistych 
wars tw z iemi , 
lub tam, gdzie 
powłoka t a mo
że być rozdar ta 
podczas wb i jan ia , lub wreszcie tam, gdzie długość 

pa la jest zbyt w ie lka . 

R y s . 11. P r o j e k t w i a d u k t u n a l i n j i Kraków •— Miechów — T u n e l . 

j a się z nasypu lub z rusztowania , bez przygoto
w y w a n i a grodzy, wypompowywan ia wody i roz
kopywan ia dna. Pa le żelazobetonowe odróżniają się 
tem od drewnianych, że n ie drgają podcza wb i ja 

n ia , wchodzą w 
podłoże równo i 
nie zmieniają 
nadanego i m 
k i e runku . Pa le 
żelazobetonowe 
nie pękają, o ile 
ty lko są dobrze 
uzbrojone i wy
konane. Te wła
sności pa l i żela

zobetonowych 
wynikają z rów
ności i ch kształ
tów i z jedno
rodności ich bu
dowy. P a l e 
drewniane a n i 
n i a dają się tak 

równo obrobić, a n i też n ie posiadają tak jednorod
nej budowy, wskutek czego podczas wb i j an i a sprę-

R y s . 13. M o s t p r z e z Brdę pod Tucholą. 

B. Zalety mostów podpartych na palach Żynują, wykręcają się, schodzą z osi, a po zbyt 
Budowanie podpór mostowych z pa l i żelazobe- wie lk ie j ilości uderzeń pękają wzdiuż włókien. 

tonowych ma wiele zalet. Wy l i c z ymy je w da lszym 
ciągu. 

Widok 

b) T a n i o ś ć p o d p ó r z p a l i ż e l a 
z o b e t o n o w y c h 

R y s . 14. M o s t przez Mlawkę • r Szreńsku. 

a) P r o s t o t a , ł a t w o ś ć i s z y b - Przyjmując, że koszt pa la żelazobetonowego, 
k o ś ć b u d o w y wbitego na 8 m w ziemię, wynos i średnio 300 zł, 

Pa l e żelazobetonowe na podpory mostowe wb i - że w podporze mamy 6 pal i i że budowa otoczek 
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i oczepów pa l i kosztuje drugie tyle co pale, oblicza- łatwo poddają się działaniu sił poziomych i mo-
my średnio koszt jednej podpory na 3600 zł. Po- mentów gnących. Dobrze więc zastępują łożyska 
nieważ na metr przęsła małej rozpiętości przypa- przegubowe lub przesuwne, i to tem lepiej , że n ie 

da około 4 m 3 konstruk
c j i żelazobetonowej po 
cenie 200 zł, więc koszt 
podpory z pa l i jest 
mniejszy od kosztu kon
s t rukc j i przęsła nawet 
przy na jmnie jszych roz-
piętościach. T a k i sto
sunek kosztu podpór do 
kosztu przęseł pozwala 
na stosowanie małych 
rozpiętości, a więc na 
zmniejszenie k o s z t u 
przęseł. 

c) M o ż n o ś ć z a 
s t o s o w a n i a b e 
l e k c i ą g ł y c h 

Podpory z pa l i żela-
zobetonowych nie osia
dają nigdy, a i ch sprę
żyste odkształcenia pod 
nac isk iem przęseł są 
zawsze bardzo n iewie l 
kie. Dlatego to 
podpory z pa l i 

żelazobetono-
wych m o g ą 
nieść pewnie 
belki ciągłe, ma 
jące dużą prze
wagę konstruk
cyjną i ekono
miczną nad bel
kam i jednoprzę-
slowemi. 

d) M o ż n o ś ć 
u s u n i ę c i a 
ł o ż y s k 

J a k to już o-
pisano, wierz
chołki pa l i żela-

zobetonowych 

12. M o s t łukowy o rozpiętości w świetle 20 m, 
o p a r t y na p a l a c h żelazobetonowych. 

F i g . 16. M o s t p r z e s Y i z e l j e pod B o r c e 

występuje w n ich t a r 
cie, stawiające zawsze 
pod znakiem zapytania 
działanie wsze lk ich ło
żysk. Usunięcie łożysk 
zmnie jsza koszty mo
stów. 

e) O b n i ż e n i e 
p o z i o m u d r o g i 

Każda z trzech ostat
n io wymien ionych za 
le t : możność zmniejsze
n i a rozpiętości przęseł, 
zastosowania belek cią
głych i usunięcia łożysk, 
wpływa n a obniżenie 
poz iomu drog i . Jes t to 
zaleta bardzo cenna w 
budowie mostów przez 
r zek i o płaskich kory
tach, tak częste w Po l 
sce, przez które trzeba 
prowadzić drog i z s i l 

nie wznoszącemi 
się dojazdami. 

Zmnie jszenie 
r„ wysokości ustn i 

9 H jowej pozwala 
B B na złagodzenie 

pochyleń dojaz
dów i n a i ch 
skrócenie a więc 

. na zmniejszenie 
kosztów robót 
z iemnych, oraz 
n a wyrównanie 
niwelety drog i . 

f) Z m n i e j 
s z e n i e o b j ę 
t o ś c i b e 
t o n u p o d 
p ó r 
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Ważną zaletą mostów fundamentowanych na 
palach żelazobetonowych jest wielokrotne zmnie j 
szenie objętości betonu podpór, w porównaniu z 
podporami ustawionemi bądź na palach drewnia
nych, bądź bezpośrednio na dostatecznie wy t r zyma
łej wars tw ie podłoża. W najczęstszym w Polsce 
przypadku płaskiego kory ta i n isko położonej jezd
n i , mosty ustawione na palach nie wymagają wła
ściwie a n i przyczółków, ani filarów, gdyż ściany 
podporowe mogą być uważane za poprzecznice, sta
nowiące część kons t rukc j i przęsła. Przyjmując ta
k i podział części kon
s t rukcy jnych mostu, w i 
dzimy, że objętość beto
n u podpór została spro
wadzona do zera. Jest 
to t a zaleta fundamen
towania mostów na pa
lach, która najwydat-
niej obniża kosztorysy 
budowy t ych mostów w 
porównaniu z mostami, 
ustawionemi na j a k i c h - F i g . 15. M o s t przez Y i z e l j e pod B o r c e . 

ko lwiek innych fundamentach. Pozbycie się przy
czółków i filarów daje w budowie oszczędność, 
która wynos i mnie j więcej jedną piątą ogólnego 
kosztorysu budowy. 

C. Mos ty zbudowane na podporach 

z pal i żelazobetonowych, zbetonowanyćh 

z przęsłami 

Według opisanych tu zasad zbudowano w P o l 
sce kilkanaście mostów, a w roku bieżącym buduje 
się k i l k a t ak i ch mostów, z których najwięk
szy przez Brdę pod Tucholą o długości 41 m. (rys. 
13). W Jugosławji inż. Nenad Lancoś, naczelnik 
Wydziału Budowy Mostów M in i s t e r s twa w Be l g ra 

dzie zbudował w latach 
poprzednich k i l k a mo
stów o podporach z pa
l i żelazobetonowych, a 
w ostatnim roku wy
kończył i ch 12. Podpo
r y z pa l i żelazobetono
wych bez łożysk zyska
ły w t y m k ra ju duże za
interesowanie w sfe
rach t e c h n i c z 
n y c h ; przyjęto t am 

systemem posadowienia nazywać je „polskim 
mostów". F i g . 15 i 16 pokazuje jeden z t a k i c h mo 
stów jugosłowiańskich, zbudowanych w 1935 r 
przez rzekę Y ize l j e pod Borće. 

S T A T Y K A P A L I W B I T Y C H W PODŁOŻE SPRĘŻYSTE 

Zależności między siłami poziomemi i momen
tam i gnącemi, działającemi na wierzchołek pala, 
a odkształceniami i siłami wewnętrznemi pala, ła
two znajdujemy według teor j i belek na podłożu 
sprężystem, rozwiniętej przez Z immermann ' a 
i Timoszenkę. Poniżej zestawiono wzory, pozwala
jące na sprawdzenie wytrzymałości pa l i w podpo
rach mostów, nie podając rozwlekłych wyprowa
dzeń. 

Oznaczmy przez : 
x — odciętą osi pala, 
y — w ygięcie os i pala, 
M — momenty gnące w przekro jach pala, 
Q — siły tnące w przekro jach pala, 
E — współczynnik sprężystości two r zywa pala, 
./ — moment bezwładności przekro ju pala, 
C — współczynnik podłoża, 

2a — średnicę przekro ju pala, lub krawędź 
kwadratowego przekro ju pala, 

3 — współczynnik, którego wartość przy 
przekro ju kwadra t owym pa l a wynos i 

3C 

8azE ' 
a przy przekro ju kołowym 

4a3E 

1. P a 1 c a ł k o w i c i e w b i t y w p o d -
ż e 
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Obrót wierzchołka pala o kąt a. wywołuje w 
skra jnym górnym przekro ju pa la : 

siłę poziomą P = — 2EJa$*t 

moment gnący M = 2£7aB. 

2. P a l c a ł k o w i c i e w b i t y w p o d 
ł o ż e i o s a d z o n y b e z p r z e g u b o w o 
w p r z ę ś 1 e 

Poziome przesunięcie v, wywołane termicznem 
odkształceniem przęsła, daje w sk ra jnym górnym 
przekro ju pa la 

siłę poziomą P = — 4EJv$-, 

P^-G^EJ 
l - f 2 w[i - f hw^ 

i moment M — 2EJvV. 

3. P a 1 w b i t y c a ł k o w i c i e w p o d 
ł o ż e i p r z e g u b o w o p o ł ą c z o n y 
z p r z ę s ł e m 

Poziome przesunięcie wierzchołka pala v, wy
wołane termicznem odkształceniem przęsła, daje 
w sk ra jnym górnym przekro ju pala 

siłę poziomą P = — 2EJv 3 a ; 
kąt obrotu stycznej do osi pala w t ym przekro ju 

a = — v 6, 
największy moment gnący występuje na głębokości 

ii . 
x — — i w y n o s i : 

2 0 

M,liax = ,/2 EJv? g—** a* 0 ) 6 4 5 E J v p . 
4. P a l p r z e d ł u ż o n y n a d p o d ł o ż e 
Oznaczając dodatkowo przez : 
E0 Jo sztywność odc inka pa l a wystającego 

nad podłoże, 
E J 

=h — stosunek sztywności pala do sztyw-

ności jego przedłużenia nad podłoże, w — długość 
odc inka wystającego nad podłożem, znajdujemy, 
że obrót wierzchołka pa la o kąt aa wywołuje w 
sk ra jnym górnym przekro ju pala silę poziomą 

3 + 6wh$ -f 6w'h^-f- 4w%kpĄrW*h$* 
i moment gnący 

M0=2*$EJ 
3 + 3 w[i — hw3$* 

3 4- 6 wh$ 4- 6 w 2 A3 2 4- 4 w3fe3s - f u M p * . 

5. P a l p r z e d ł u ż o n y n a d p o d ł o ż e 
i o s a d z o n y b e z p r z e g u b o w o w 
p r z ę ś l e 

Poziome przesunięcie wierzchołka pa la o odci
nek v0 wywołuje w skra jnym górnym przekro ju 
p a l a : 
siłę poziomą 

P0 = -4vuEJp-
1 - f ku% 

1 - f 2 h$w 4 2 /iB2?<;2 4- $ 4- > h^w* 
i moment gnący 

M0 = 2 v0 Ejp • 
1 4- 2 3w 4- h^w2 

1 4- 2 hpw 4- 2 fcp*w* - f j /Ł3^ 3 4- J /I2B<W<; 

moment gnący na poziomie z iemi 
M — P„w 4- M 0 . 

6. P a l p r z e d ł u ż o n y n a d p o d ł o 
ż e i p o ł ą c z o n y p r z e g u b e m z p r z ę 
s ł e m 

Poziome przesunięcie wierzchołka pa la o od
cinek v0 wywołuje w skra jnym górnym przekro ju 
pala siłę poziomą: 

p 2 Ęjpy, 
1 4. 2 Bw 4- 2 3 2 w 2 - f J h$sw* 

Kąt obrotu stycznej do osi pa l a w jego wierz 
chołku w y n o s i : 

_ _ 1 4- 2 Bw 4- hy-w2. 
a ° ~~ 1 4- 2 3w 4- 2 3 2 w 2 4- { h$HuK 
Moment gnący na poziomie z iemi M = P0w. 
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BUDOWA MOSTU DROGOWEGO NA WIŚLE WE WŁOCŁAWKU 
Inż. Ludwik Tylbor, Warszawa 

N a I P o l s k i m Zjeździe żelbelników, j a k i odbył 
się w Warszawie w dn iu 21 — 22 l istopada 1931 
roku, referowałem sprawę budowy mostu drogo
wego na Wiśle w Puławach. W referacie swym 
specjalną uwagę poświęciłem budowie podpór mo
stowych, bowiem był to bodaj że pierwszy wypa
dek stosowania na szerszą skalę kesonów żelbeto
wych przy budowie mostów drogowych w Polsce. 
Dz ie l i nas zaledwie czteroletni odcinek czasu 

niosącego mostu wynosi 57,22 — 1,58 = 55,64 m. 
Do lna krawędź ustro ju niosącego mostu wzniesio
na jest o 5,50 m ponad poziom najwyższej wody 
żeglownej. Użyteczna szerokość jezdni mostu = 6 
m, przyczem obustronne krawężniki, oddzielające 
jezdnię cd dźwigarów, posiadają szerokość po 0,40 
m. Obustronne chodnik i po 1,50 m szerokości w 
świetle umieszczone zostały na wsporn ikach na-
zewnątrz dźwigarów. Kons t rukc j a wsporników 

i znów przypada m i zaszczyt re ferowania sprawy 
nowego wielkiego mostu drogowego, a mianowi 
cie mostu na Wiśle we Włocławku, który z uwag i 
na swą rozpiętość, zarówno i rozpiętość poszcze
gólnych przęseł, oraz sposób fundamentowania 
podpór zaliczyć należy do imponujących inwesty-
cyj mostowych na terenach Rzeczypospolitej w 
okresie lat ostatnich. 

Pro j ek t szczegółowy mostu na Wiśle we Wło
cławku opracowany został przez Departament 
Dróg Kołowych M in i s t e r s twa K o m u n i k a c j i na pod
stawie pro jektu szkicowego, sporządzonego w k i l 
ku war jantach. Zestawienie porównawcze budo
wy mostu według różnych warjantów wykazało 
niewątpliwą oszczędność przy zastosowaniu belek 
wsporn ikowych zamiast rozciętych, co wpłynęło na 
zupełne wye l iminowanie z pod rozważań możliwo
ści użycia tego rodzaju belek przy budowie mostu. 
D w a war jan ty mostu wspornikowego sześcio-
i siedmioprzęsłowego wykazały bardzo nieznaczną 
różnicę w kosztach ogólnych, natomiast mosty pię-
cio-i ośmioprzęsłowe wykazały znaczny wzrost ko
sztów i z tego względu zostały pominięte przy 
opracowaniu pro jektu szczegółowego. 

Min is te rs two K o m u n i k a c j i zatwierdziło do bu
dowy war jant mostu wspornikowego siedmioprzę
słowego o łącznej rozpiętości teoretycznej l = 
= 610,20 m, złożonego z 3 sta lowych belek dwu-
wsporn ikowych o rozpiętości teoretycznej (27,12 -4-
-f- 94,92 -f 27,12) m oraz 4 sta lowych belek 
zawieszonych o rozpiętości teoretycznej 40,68 m 
każda (rys. 1 ) . Rzędna dolnej krawędzi ustro ju 

umożliwia przeprowadzenie pod chodnikami r u r 
wodociągowych i gazowych. 

Rozstaw dźwigarów głównych wynos i 7,50 m, 
całkowita szerokość pomiędzy poręczami = 11,50 
m. żebra pomostu złożone są z belek poprzecznych 
i podłużnych, przyczem w jezdn i otwory prostokąt
ne przekryte są żelazem nieckowem. N i e c k i 
o strzałce 80 m m posiadać będą warstwę betonu, 
pokrywającą krawędzie niecek na grubość 5 cm. 
N a wars tw ie betonu ułożona będzie izolacja, za
bezpieczona warstwą chudego betonu o grubości 3 
cm, oraz warstwą asfa l tu o grubości 8 cm. Chod
n i k i mostu posiadać będą płytę żelazobetonową 
0 grubości 8 cm, pokrytą warstwą asfa l tu o grubo
ści 3 cm. Ciężar całkowity kons t rukc j i stalowej 
mostu wynosi 3300 tonn. 

Charak t e r uwarstwień g runtu w koryc ie rzeki 
1 terenie zalewowym uwidoczniono na przekro ju 
geologicznym (rys. 1). Podłoże posiada w war
stwach górnych przeważnie piasek drobnoz iarn i 
sty żółty o grubości od 8 m na brzegu l ewym do 
(2 — 3) m na brzegu p rawym. Pod warstwą p i a 
sku znajdują się nieprzerwane złoża p iasku g r u 
boziarnistego oraz żwiru z kamien iami o grubości 

•średnio około 2 m. War s twy żwiru spoczywają na 
złożach zwięzłych g l in o grubości około 1,60 m. 
przerywanych wa r s twami piaszczystych mułków 
wodonośnych oraz węgla brunatnego, nasyconego 
wodą. Pod złożami g l in na głębokości około 30 m 
poniżej 0 wodowskazu zalegają wars twy drobnego 
białego p iasku wodonośnego, w których wyt rysk 
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Wody osiąga poziom około 9 m ponad 0 wodow-
skazu. 

Wobec możliwości znacznego (do 6 m) rozmy
c ia dna, sposób fundamentowania na ławach beto
nowych w drewnianych ściankach szczelnych za
stosować się nie dał. Użycie ścianek szczelnych 
było zbyt ryzykowne nietylko z uwag i na głębo
kość zabi jania , lecz i ze względu na obecność w 
wars twach żwiru kamien i . Konieczność przejścia 
przez warstwę żwiru z kamien iami , oraz zwięzłe 
g l iny z wars twami wodonośnemi spowodowały ko
nieczność zastosowania przy fundamentowaniu 
podpór mostowych powietrza sprężonego. 

Głębokość posadowienia poszczególnych podpór 
mostu, licząc od strony Włocławka, przedstawia 
się, j ak następuje: 

Filar Nr. I. Ze względu na konieczność przej
ścia przez narzut kamienny celem osiągnięcia war -

Filar Nr. VIII brzegowy posadowiony został 
na kesonie żelbetowym o stropie i konsolach peł
nych, opuszczonym z wysepki na głębokość 20,50 
m poniżej 0 wodowskazu, zagłębionym w wars tw ie 
zwięzłej g l iny po przejściu wars twy wodonośnej 
oraz gniazda węgla brunatnego z wodą (rys. 2 ) . 

Przyczółek Nr. IX, lewobrzeżny posadowiony 
został na palach drewnianych w ściance szczelnej. 
Stopa fundamentowa założona została o 1,5 m po
niżej 0 wodowskazu. 

Kesony żelazobetonowe pod f i l a ry i przyczółek 
prawobrzeżny wykonane zostały z betonu 1 : 2 : 4 , 
co odpowiada zawartości około 320 k g cementu 
port landzkiego na 1 m 3 k r u s z y w a i wytrzymałości 
walcowej 200 kg/cm- po 28 dniach twardn ien ia . 
Fundamenty (nadmurówka) wykonano z betonu 
o składzie 1 : 3 : 6, co odpowiada zawartości oko
ło 220 k g cementu na 1 m 3 k ruszywa . C iosy pod-

stwy zwięzłej g l iny zastosowano keson żelbetowy 
o pełnym stropie. Opuszczanie kesonu do głębokości 
6,30 m poniżej 0 wodowskazu uskuteczniono bez 
rusztowań z dna wykopu. 

Filar Nr. II posiada keson żelbetowy żebrowy, 
opuszczony z rusztowań na głębokość 12 m poni
żej 0 wodowskazu, zagłębiony w wars tw ie zwię
złej g l iny na 3 m ponad warstwą wodonośną. 

Filar Nr. III posadowiono na kesonie żelbeto
w y m żebrowym, opuszczonym z rusztowań na głę
bokość 18 m poniżej 0 wodowskazu, zagłębionym 
w warstwie zbitej g l iny na głębokość 1,50 m. 

Filar Nr. IV posiada keson żelbetowy żebrowy, 
opuszczony z rusztowań na głębokość 16 m poni
żej 0 wodowskazu, zagłębiony w warstwie zwię
złej g l iny na głębokość 6 m. 

Filar Nr. V posiada keson żelbetowy żebrowy, 
opuszczony z rusztowań na głębokość 13,50 m po
niżej 0 wodowskazu, zagłębiony w wars tw ie zwię
złej g l iny na głębokość 6 m. 

Filar Nr. VI posadowiono na kesonie żelbeto
w y m żebrowym, opuszczonym z rusztowań na głę
bokość 16 m poniżej 0 wodowskazu, zagłębionym 
w wars tw ie zwięzłej g l iny na 1,50 m poniżej przy
puszczalnego gniazda p iasku wodonośnego. 

Filar Nr. VII posiada keson żelbetowy żebrowy, 
opuszczony z rusztowań na głębokość 20,50 m poni
żej 0 wodowskazu, zagłębiony w wars tw ie g l iny 
zwięzłej po przejściu wars twy wodonośnej oraz 
gniazda węgla brunatnego z wodą. 

porowe żelbetowe wykonane zostały z betonu 
0 mieszaninie 1 : 1,5 : 2,5, co odpowiada zawarto
ści cementu około 400 k g na 1 m 3 k ruszywa . 

T r zon filarów posiada beton o składzie 1 : 3 : 6 
1 obl icowany został grani tem. Przyczółek lewo-

R y s . 2. Przekrój pop r z e c zny kesonu . 
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brzeżny z betonu o składzie 1 : 3 : 6 posiada l i 
cówkę granitową ty lko w narożach. Pod ciosami 
podporowemi ułożono na każdym f i larze na całej 
jego powierzchni w poziomie gzymsu warstwę żel
betową o grubości 50 cm. Takaż w a r s t w a o g ru 
bości 45 cm wykonana została w połowie wyso
kości każdego f i l a r a (wars twa rozdzielcza). 

F i l a r y rzeczne N r . II, III, IV , V , V I i V I I od 
strony górnego biegu rzek i zaopatrzone zostały 
w izbice. Powierzchnie izbicy, tworzące nóż, zło
żone są z dwóch płaszczyzn, ustawionych pod ką
tem 45°, połączonych powierzchnią stożkową. Gór
na część izbicy wystaje o 0,80 m ponad najwyższy 
katastro fa lny spiętrzony poziom wody, dziób iz
bicy opuszczono o 1 m niżej poziomu średniego 
zimowego stanu wód. Okładzinę granitową izbicy 
obrobiono czystym ciosem, boczne ściany filarów 
licówką boniowaną o grubości wars twy 22 cm, t y l 
ne i przednie zakola nad izbicą licówką boniowaną 
o grubości wars twy 45 cm. Do lna wa r s twa licówki 

o grubości 50 cm obrobiona została ciosem pół-
czystym. 

Dojazd do mostu na p rawym brzegu Wisły pro
jektuje się w postaci nasypu o największej wyso
kości około 11,50 m i szerokości w koronie 12 m. 

Szerokość jezdni w nasypie wynosić będzie 7 
m. Spadek na dojeździe wynosi 2 ,2%, spadek na 
łukach 0 ,5%. Dojazd na l ewym brzegu Wisły pro
jektuje się częściowo w postaci nasypu o szerokości 
w koronie 11,60 m, częściowo w postaci estakady 
żelazobetonowej o rozpiętości teoretycznej l — 
= 119,50 m. Spadek podłużny nasypu wynosi 2 % , 
niweleta estakady założona będzie w poziomie. 

Budowa podpór mostu na Wiśle we Włocławku 
została ukończona w r. 1935. W roku 1936 przewi 
duje się wykonanie montażu stalowego ustroju 
niosącego oraz budowę wiaduktów i dojazdów do 
mostu. Ruch na moście o twarty zostanie w r. 1937 
po przeprowadzeniu próbnego obciążenia. Kosz t 
budowy mostu obliczono na kwotę 6,5 m i l j . zł. 



SZKIELET STALOWY NOWEJ HALI TARGOWEJ W KATOWICACH 
Inż. Władysław Wachniewski, Chorzów 

W ubiegłym sezonie budowlanym Mag i s t ra t 
m. Ka tow i c wykonał budowę olbrzymiej ha l i tar
gowej, która pod względem swych wymiarów, roz
wiązania architektonicznego, urządzeń wewnętrz
nych i instalacyj , oraz szybkości wykonan ia budo
w y przynosi prawdziwą chlubę stol icy Górnego 
Śląska. H a l a ta może być śmiało zal iczona do na j 
większych i najbardziej nowoczesnych budowl i te
go rodzaju w Polsce. Rozwiązanie archi tektonicz
ne opracowane zostało przez Wydział Budownic 
twa Nadziemnego Mag i s t r a tu m. Ka tow i c pod kie
rownictwem inż. S ikorskiego ( f ig. 1). Cechuje je 

F i g . i. 
proste i śmiałe ukształtowanie bryły architekto
nicznej o o lbrzymiej powierzchni otworów okien
nych, zapewniających bardzo dobre oświetlenie 
wnętrza. 

W y m i a r y ha l i są następujące: szerokość 39,5 
m, długość 121 m, wysokość 16 m. P r z y tak dużej 

kryc ie dachowe projektowano początkowo wyko
nać z podwójnego eterni tu falistego, lecz ostatecz
nie zastosowano blachę cynkową na deskowaniu z 
warstwą ocieplającą supremy. 

Szkielet stalowy ha l i wykonano jako konstruk
cję całkowicie spawaną w warsztacie, o połącze
niach montażowych n i towanych lub łączonych na 
śruby. Tak ie rozwiązanie okazało się celowe ze 
względu na montaż, który został wykonany w bar
dzo krótkim czasie 41/2 tygodni . Szkielet ha l i skła
da się z 10 poprzecznych dźwigarów głównych, 
umieszczonych w szeregach cy f rowych 2, 3, 4,... 11 
i rozstawionych co 11 m (rys. 2 ) . Dźwigar głów
ny jest łukiem trój przegubowym ze wsporn ikami , 
0 rozpiętości teoretycznej 39,5 m. Wysokość łuku 
w kluczu wynos i 15,2 m, długości wsporników 7,40 
m. W k i e runku podłużnym dźwigary główne po
wiązane są w szeregach l i terowych A 0 , A , B , C, D, 
C 1 , B 1 , A 1 , A,,1 podłużnemi podciągami kratowemi , 
za wyjątkiem podciągów w szeregach A„ i Ao\ 
które są belkami o ściance pełnej. N a podciągach 
podłużnych oparte są bezpośrednio, lub zapomocą 
słupków ścian podłużnych, drugorzędne podciągi 
poprzeczne, umieszczone w połowie rozstawu dźwi
garów głównych oraz w płaszczyznach dźwigarów 
głównych. N a drugorzędnych podciągach poprzecz
nych spoczywają k rokw ie dachowe, rozstawione co 
1 m. 

W ten sposób siły pionowe, składające się z 
ciężaru pokryc ia dachowego, ciężaru własnego kon
s t rukc j i i obciążenia śniegiem, przeniesione są za
pomocą k r o k w i na drugorzędne podciągi poprzecz
ne, które przenoszą te siły na podciągi podłużne, 

Rzut poziomy 

R y s . 2. 

rozpiętości najbardzie j ekonomiczne i celowe by
ło oczywiście zastosowanie szkieletu stalowego. 
Ściany szkieletu wypełniono murem w 1 cegłę. Po

lub zapomocą słupów bezpośrednio na dźwigary 
główne. Podciągi podłużne przenoszą otrzymane od 
drugorzędnych podciągów poprzecznych obciążenie 
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na dźwigary główne, przyczem podciągi podłużne 
w szeregach A , B , B ' i A 1 otrzymują jeszcze dodat
kowe obciążenie od ścian podłużnych hal i . Wresz
cie dźwigary główne oddają całkowite obciążenie 
pionowe na fundamenty. 

Celem przejęcia sił poziomych bocznego parc ia 
w i a t r u zastosowano stężenia wiatrowe, umieszczo
ne w płaszczyznach dachowych. Stężenia te oddają 
przypadające na nie obciążenie zapomocą drugo
rzędnych podciągów poprzecznych, leżących w pła
szczyznach dźwigarów głównych, na dźwigary 
główne, a te ostatnie przekazują siły poziome na 
fundamenty. W płaszczyznach dachowych, opar
tych na wsporn ikach, specjalnych stężeń wiatro
wych n i ema ; za stężenie wiatrowe służy chodnik 
dla dozoru w poziomie -f- 4,9 m. Pas ściskany chod
n i k a jest jednocześnie pasem górnym podciągu 
podłużnego w szeregu A , lub A 1 . 

Nieco odmiennie zostały rozwiązane ściany 
szczytowe w szeregach 1 i 12. Rozwiązanie tych 
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ścian nasuwało pewne trudności. Pow ie r zchn ia jed
nej ściany szczytowej jest dość duża, bo wynosi 
około 530 m 2 , a więc parcie w i a t r u na tę ścianę 
przy wietrze 100 kg/m 2 wynos i ok. 53 t. Siły tej 
nie meżna było przenieść zapomocą tężników po
z iomych na ściany podłużne, a następnie zapomo
cą stężeń pionowych w tych ścianach oddać na 
fundamenty. Przedewszystk iem ściany podłużne w 
szeregu A i A ' są powyżej poziomu -f- 4,90 m pra 
wie całkowicie oszklone, za wyjątkiem wąskich pa
sów przy narożach. Następnie powstawała trudność 
z umieszczeniem tężnika poziomego, którego nie 
można było umieścić, an i w płaszczyznach dacho
wych ze względu na i ch załamania i uskok i , ani 
pomiędzy dwoma sąsiedniemi łukami, ze względu 
na ich duży rozstaw (11 m ) , na zastosowanie zaś 
tężnika poziomego nad oknami ściany szczytowej 

nie pozwalały względy architektoniczne wnętrza 
ha l i . Trudności konstrukcy jne przy rozwiązaniu 
ściany szczytowej polegały jeszcze na tem, że szkie
let ściany musiał ująć wypełnienie ściany murem 
w 1 cegłę, przyczem, ze względów architektonicz
nych, trzeba było schować szkielet w połowie g ru
bości m u r u , czy l i w grubości Vś cegły od strony 
wnętrza ha l i . 

Celem, przyjęcia parc ia w i a t r u na ściany szczy
towe w podłużnych szeregach l i terowych A , B , C, 
D, C , B 1 i A ' zastosowano kratowe ramy trójprze-
gubowe, w których słupem wahadłowym jest po
przeczny dźwigar główny szeregu 2 lub 11 (rys. 
3 ) . P r a c a takiego układu statycznego przy obcią
żeniu siłami poziomemi parc ia w i a t r u jest sama 
przez się zrozumiała. K ra towe ramy trój przegubo
we umieszczone są w przedłużeniu podłużnych pod
ciągów kratowych, tworząc w ten sposób pewną 
logiczną całość konstrukcyjną i stężając cały szkie
let ha l i w k i e runku podłużnym. R a m y trójprzegu-
bowe w szeregach A i A 1 , oraz B i B 1 posiadają 
pionowe wspo rn ik i kratowe, stężające podłużne 
ściany szklane w tych szeregach. Wypełnienie ścia
ny ujęto zapomocą ryg l i i słupów (rys. 4 ) , przy
czem słupy w szeregach podłużnych, w których 
umieszczono kratowe ramy trójprzegubowe, są pa
sami zewnętrznemi tych k ra t . Ponieważ wzdłuż 
ścian szczytowych wewnątrz ha l i , podobnie j ak 
przy ścianach podłużnych w szeregu A i A 1 , umie
szczony jest w poziomie + 4,90 m chodnik, więc 
w kra towych ramach trójprzegubowych jeden 
przedział zapro jektowany jest ramowo, bez k r zy -
żulca, aby stworzyć przejście d la dozoru. 

Tak się przedstawia w ogólnych zarysach roz
wiązanie szkieletu stalowego. Pozostaje jeszcze 
omówić ważniejsze szczegóły konstrukcy jne po
szczególnych części szkieletu. Dźwigary główne 
zaprojektowane zostały w postaci łuków trójprze
gubowych ze wspo rn ikami (rys. 5 ) . Układ tak i 
obrany został dlatego, że teren posiada g runt na
sypowy, a więc słaby i niepewny. Układ statycznie 
wyznaczalny nadaje się w t y m przypadku najle
piej, ponieważ nie obawia się tak bardzo mogącego 
zajść z jawiska osiadania fundamentów, które jest 
niebezpieczne d la układów przesztywnionych. Po
nieważ łuk trójprzegubowy daje rozpór na funda
menty, więc stopy łuków związano ściągami, 
umieszczonemi pod podłogą ha l i . Ściągi zabetono
wano celem zabezpieczenia od rdzy. Jak wiadomo, 
układ łukowy pracuje przeważnie na momenty 
gnące i siły osiowe, zaś siły tnące są w luku sto
sunkowo małe, tem bardzie j , że stosunek strzałki 
łuku do rozpiętości jest w danym wypadku b. du
ży, gdyż wynosi 15,2 : 39,5 = 1 : 2,6. Ponieważ 
momenty w danym przypadku mają największy 
wpływ na przekrój łuku, więc obrano przekrój 
dwuteowy, spawany z blach, środnik łuku wyko
nano z blachy pionowej o grubości 10 m m i zmien
nej wysokości, od 1100 mm w miejscu najwięk
szych momentów, do 350 m m w kluczu. Pasy wy
konano z pojedynczych blach poziomych dość sze
rok ich , celem ot rzymania dostatecznej sztywno
ści na wyboczenie z płaszczyzny łuku. W y m i a r y 
blach poziomych są stopniowane co do grubości 
i szerokości, odpowiednio do zmiany momentów 
i sił osiowych. Rozmieszczenie styków warsztato-
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wych i montażowych widoczne jest z rys. 5. żebra 
prostopadłe do osi łuku, wykonane z przyspawanych 
kawałków blachy, usztywniają stosunkowo c ienki 
i w i o tk i środnik łuku na wyboczenie i zwichrzenie. 
Ponieważ k r z yw i zna łuku i nierównomierny roz
kład naprężeń normalnych w pasach łuku wywo-

-74 39.S— 
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ku w k i e runku podłużnym, oraz stężenia dźwiga
rów głównych, zabezpieczając przekrój łuku od 
skręcenia i ustalając długość wyboczeniową luku z 
jego płaszczyzny. Dlatego też podłużne podciągi za
projektowano w postaci l ekk ich kra townic o wy
sokości konstrukcyjne j 1 m. Ponieważ górny ści-

A, A B C O C B' 

iSc/ana szczytowa (V szer. -fi 2 

7400 

I 

Rt/s.5 

0~4-300 
R y s . 4, 5 i (>. 

lu ja tendencję do odkształcenia się szerokich blach 
poziomych w ten sposób, j ak to jest pokazane na 
rys. 6, więc pomiędzy żebrami dodano jeszcze 
przyspawane trójkąty z blachy, które mają na ce
lu wyłącznie usztywnienie pasów l u k u . N a rys . 7 
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7 U2 
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Styk warsztatowy pasón Rys.7 

Styk warsztatowy środnika Rys 8 
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pokazany jest szczegół s tyku warsztatowego pa
sów, na rys. 8 środnika, a n a rys. 9 szczegół sty
k u montażowego. N a f i g . 10 pokazany jest szcze
gół stopy łuku, którą rozwiązano w sposób bardzo 
prosty i nie wymagający odlewu łożysk. 

Podłużne podciągi o rozpiętości teoretycznej 11 
m mają, poza swem głównem przeznaczeniem 
przejęcia obciążenia pionowego, jeszcze bardzo wa
żne zadanie należytego usztywnienia całego budyn-

skany pas podciągu posiada znaczną wolną dłu
gość na wyboczenie z płaszczyzny k ra t y , równą 
rozstawieniu drugorzędnych belek poprzecznych, 
t. j . 5,50 m, zatem k r a t a podciągu jest dwuścienna. 
Przekro je prętów k ra t y wykonano z dwóch lek

k i c h kątowników, rozstawionych na 200 
m m z płaszczyzny k r a t y i połączonych 
przewiązkami. Pas górny wykonano z L 
60 x 60 x 6, pas dolny z L 45 x 45 x 5, 

krzyżulce L 30 x 30 x 4, a słupki z L 
30 x 30 x 4 i L 40 x 40 x 4. Otrzymano 
w ten sposób bardzo sztywne i lekkie pod
ciągi podłużne. Jak już powyżej zaznaczo
no, odmiennie wykonane są podciągi pod
łużne w szeregu A„ i A1,,, gdzie zastosowa
no blachownice spawane, zamykające ścia
ny podłużne przybudówki. Przekrój tych 
podciągów składa się z blachy pionowej 
450 x 6 mm i b lach poziomych 120 x 8 m m . 
Wszystk ie podciągi obliczono i zaprojekto
wano jako belki częściowo zamocowane na 
podporach. 

Drugorzędne belki poprzeczne wykonane są z 
profilów walcowanych, a mianowic ie z I N P . 22 
i I N P . 24, za wyjątkiem belek poprzecznych w da
chu nad przybudówkami, gdzie belki te są spawa
ne z blachy pionowej 350 x 6 i b lach poziomych 
120 x 8. K r o k w i e dachowe posiadają znaczną roz
piętość, wynoszącą 5,50 m i wykonane zostały z 
1 N P . 10. Ponieważ, przy znacznej rozpiętości 
i małej sztywności przekro ju , o wymiarach krok-

Rys.9 
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w i decydowało ugięcie, więc zastosowano układ 
belek dwuwsporn ikowych z be lkami podwieszone-
m i i umieszczono przeguby w odległości 0,2113 l 
od podpór. Tak i e umieszczenie przegubów daje w 

prof. St . Bryła. P ro j ek t szczegółowy szkieletu.ob-
liczenie statyczne i r y sunk i warsztatowe opracowa
ło b iuro mostowe Zakładów Przetwórczych Zjed
noczonych Górnośląskich H u t „Królewska i L a u -

wm 

F i g . 10 i 11.' 

p r zypadku równomiernego obciążenia najmniejsze r a " . Jedną połowę kons t rukc j i szkieletu wraz z 
ugięcie be lk i . 

Wobec znacznej długości ha l i , przy szeregu 6 
t. zn. mnie j więcej w połowie długości, zastosowa 

montażem wykonała wyżej wymieniona f i rma , d ru 
gą połowę huta „Pokój " . 

Pro jekt fundamentów ha l i opracował inż. WTol-

F i g . 12. 

no w kons t rukc j i szkieletu dylatację poprzeczną. 
Ciężar kons t rukc j i stalowej n a 1 m- r zu tu pozio
mego ha l i wynos i 59,5 kg/m 2 . P ro j ek t założenia 
ogólnego i zastosowania więzarów lukowych podał 

niewicz z Wydziału Budown i c twa Nadziemnego 
Mag i s t r a tu m. Ka tow i c . F i g . 11 przedstawia po
czątek montażu, zaś f i g . 12 ogólny widok goto
wego szkieletu. 
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KOSZTOWNE SZCZEGÓŁY W KONSTRUKCJACH STALOWYCH 
Inż. technolog Henryk Jasiński, Mińsk Mazowiecki 

Tematem niniejszego re feratu są tak zwane 
„luzy" („odchylenia") w zastosowaniu do konstruk
cyj stalowych, czy l i pewne celowe odchylenia od 
wymiarów teoretycznych, przeważnie skrócenia 
elementów zespołu konstrukcyjnego, i wogóle 
uproszczenia, zmierzające do ułatwienia obróbki 
i montowania . Pozornie są to nudne drobiazgi bez 
znaczenia, w rzeczywistości jednak szczegóły te za-
ważają bardzo na ilości robocizny w warsztatach 
i są poważną pozycją w kosztach wykonania . 

Temat ten był już poruszony parę lat t emu '), 
obecnie zaś z okaz j i Z jazdu poruszony w in i en być 
ponownie, war t jest bowiem większego zaintere
sowania się konstruktorów, z tego względu, iż r a 
cjonalne t raktowanie w projektach wspomnianych 
szczegółów pozwoliłoby na zaoszczędzenie wie lu 
zbytecznych kosztów wykonania . Ponieważ koszty 
te są zbyteczne, a łatwe do uniknięcia, należy je 
zaliczyć do tak zwanego „marnotrawstwa w wy
t w a r z a n i u " . 

P r z y pro jektowaniu konstrukcy j stalowych te, 
j ak je nazwaliśmy „luzy" („odchylenia"), t rakto
wane są naogół niety lko jako mało znaczące i zby
teczne szczegóły, lecz nawet jako szkodl iwe i szpe
cące. Jednakże przy wykonywan iu każda konstruk
c ja mus i mieć luzy i m a je zawsze, są one bowiem 
nieuniknione ze względu na sam charakter wy
robu, rodzaj materjału, typ obrabiarek i metody 
wykonania . Te nieuniknione w praktyce luzy, zgó-
ry nie przewidziane, dowolne, źle do kons t rukc j i 
przystosowane, są bezspornie szkodl iwe i szpe
cące. 

Pomiędzy rysunk iem nie uwzględniającym lu 
zów, a wykonanym zespołem sta lowym są zawsze 
różnice w drobnych szczegółach, mających swój 
wyraz w omawianych luzach. Niemożliwe jest bo
w iem wykonanie zespołu bez luzów. Wykonwca mu
si być nieścisły w stosunku do pro jektu bez luzów, 
a tem samem poniekąd i nie lo jalny w stosunku do 
odbiorcy. P r a k t y k a wyłamuje się z pod wskazań 
rysunku , który się z nią nie l iczy, a w chw i l i , k ie
dy rysunek t a k i t r a f i a do t rasern i , a materjał do 
warsztatu, lekceważenie luzów mści się na wyko
nawcach i każe drogo przepłacać za przeróżne p i 
łowania, heblowania, pasowania i inne zabiegi, 
najzupełniej zbyteczne przy odpowiedniem wpro
wadzeniu luzów. 

S p r a w a luzów jest bardzo poważnie t raktowa
na w budowie maszyn, gdzie tendencja ułatwienia 
montażu jest należycie doceniana. Niestety po
dobna tendencja zbyt słabo się u jawn ia w budo
wie konstrukcy j stalowych, pomimo, iż wszelkie 
uproszczenia w wyrobie o wiele mnie j precyzyj
nym, j a k i m jest zespół stalowy, tem bardziej są 
wskazane. 

Z k i l k u niżej podanych przykładów widać, w j a 
k iem znaczeniu ujęte jest pojęcie luzu w n in ie jszym 
artykule . Przykłady te nie wyczerpują natura ln ie 
całokształtu sprawy. Można się jednak zeń prze
konać, iż wprowadzenie luzów nie przynosi żad
nego uszczerbku kons t rukc j i stalowej z punktu 
widzenia wytrzymałości, konserwac j i lub estety
k i . 

Jedną z głównych przyczyn konieczności sto
sowania luzów są różne niedokładności żelaza 
kształtowego, nawet w t y c h wypadkach, gdy nie 
przekraczają gran ic dozwolonych. Najczęściej spo
tykane niedokładności podane są n a rys . 1 — 2. 

L L L L 

') „Przeg ląd T e c h n i c z n y " r . 1930. 

Są to : odchylenia ramion od kąta prostego {A, B) ; 
wykr zyw i en i a ramion (C) ; wystające rąbki (D), 
lub zaokrąglenia krawędzi (rys. 2, G, H) ; różne 
zniekształcenia przekro ju belek (E, F) i t. p. W a l 
cownie są w stanie t y lko do pewnego stopnia 
zmniejszyć takie niedokładności. Warsz ta ty kot
larskie z dużym nakładem kosztów prostują zwykle 
żelazo kształtowe. Pomimo to jednak niedokład
ności zawsze pozostają. Ponadto są jeszcze nie
dokładności w wymiarach . Dopuszczalne odchyle
n i a w wymiarach , które nas w omawianej spra
wie interesują, wahają się w następujących gra
nicach : 

1) w grubości płaskowników i un iwersa l i 
od ± 0,5 m m w węższych i do ± 4 % w 
szerszych; 
w grubości kątowników od ± 0,5 m m w 
mniejszych i do ± 5c/c w większych; 

2) w szerokości un iwersa l i od dz 3 m m w węż
szych i do ± 5 m m w szerszych; 
w szerokości ramion kątowników od rh 
± 1 m m w mnie jszych i do ± 3 m m w 
większych; 
w szerokości ramion cewników i dwuteow n. 
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ram w 

ceowników 
do ± 1% 

od ± 2 mm w mniejszych i do 
większych; 

3) w wysokości dwuteowników i 
od ± 1,5 mm w mniejszych i 
w większych. 

Rozpatrzmy na k i l ku przykładach, jak ie kom
pl ikacje powstają przy wykonywan iu konstrukcy j 
stalowych, jeżeli p r zy pro jektowaniu luzy nie są 
przewidziane. Przypuśćmy, że przekrój pręta zło
żony jest z dwóch (lub czterech) kątowników 
120 x 80 x 10 m m , obróconych do siebie, j ak na 
rys. 3. T a k i przekrój zdarza się często w krzyżul-
cach kra townic mostowych małej rozpiętości. Je
żeli pręt będzie miał szerokość ty lko 240 m m (rys. 
8 u dołu), czy l i kątowniki będą przylegały do sie
bie, to przy wykonaniu takiego pręta wypadnie sto
sować specjalne dodatkowe kosztowne zabiegi, któ
re byłyby zbyteczne, jeżeliby pomiędzy kątownika
mi był prześwit ok.. 10 m m przy szerok. pręta 250 
mm (rys. 3 u góry ) . Trzeba bowiem wyjątkowego 
wypadku, żeby ramię kątownika miało szerokość 
równo 120 mm. Legalnie może ono mieć do 122 mm, 
w rzeczywistości zaś, naskutek rąbków może mieć 
jeszcze więcej. W t ak im wypadku wykonawca zmu
szony jest ścinać lub heblować dwa do trzech mm 
na całej długości wszystk ich kątowników. Podobna 
obróbka jest zabiegiem zupełnie ano rma lnym w za
stosowaniu do tego rodzaju materjału j ak kątow
nik . Jest to mnie j więcej to samo, czem byłoby np. 
zwężenie wszystk ich cegieł do wykonania muru , 
którego wymia ry nie przystosowano do normalnej 
cegły, j a k a jest na r y n k u . 

Względy konserwac j i przemawiają tu również 
za rozsunięciem kątowników, woda bowiem prę
dzej będzie się zatrzymywać w wąskiej k l in iaste j 
(rys. 3 M) szczelinie, niż w rozszerzonej (rys. 8 
N), a prócz tego dokładne pomalowanie szerokiej 
szczeliny jest łatwiejsze niż wąskiej (nie potrzeba 
k i t u ) . 

Wypadk i , analogiczne do opisanego wyżej, bę
dą zachodziły wszędzie tam, gdzie do krawędzi ką
town ika będzie przylegał bezpośrednio jakiś inny 
element kons t rukc j i , ksztaitówka lub blacha. N p . 
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Pys. 5. 

rokość nakładki łącznikowej podana jest w projek
cie bez uwzględnienia żadnych odstępów pomiędzy 
nakładką i kątownikami (rys. 4 u góry i rys . 5 
z prawej s t rony ) , to wykonawca po ścisłem wy
konaniu nakładki według wymiarów na rysunku, 
nie będzie mógł jej włożyć pomiędzy kątowniki, 
ponieważ w rzeczywistości ramiona tych kątowni
ków napewno będą szersze od teoretycznych o 1 — 
3 mm, czy l i nakładka powinnaby być co najmnie j 
o 2 — 6 mm węższa. Zmniejszyć szerokości na
kładki wykonawca nie może, bo taka szerokość by
ła przyjęta w obliczeniu wytrzymałości, zresztą 
nie ma prawa tego uczynić, jeżeli r y sunk i były za
twierdzone przez władze. Pozostaje mu więc albo 
heblować kątowniki, co nie wyt rzymuje k r y t y k i , 
albo zdecydować się na nielojalność w stosunku do 
odbiorcy i zwęzić nakładkę samowolnie. 

A b y zapewnić wygodny montaż i malowanie 
należałoby dawać prześwit z każdej strony nakład
k i , przy mnie jszych pro f i lach po 21/2 mm, przy 
większych — po 5 m m (rys. 4 u dołu i 5 z lewej 
s t rony ) . Nakładka byłaby węższa o 5 — 10 mm. 
Dotyczy to także przekładek, j ak np. na rys. 17C. 

W połączeniach kątowników jak na rys. 6 i 7 
należałoby również uwzględniać luzy w miejscach 
wskazanych literą L na rys. 6. Jeżeli np. w wy
padku wskazanym na rys . 6, będziemy mie l i dwa 
kątowniki 150 x 100 x 13 m m i damy szerokość 
a = 150 m m , to może się stać, że krawędzie 'ką
towników będą wystawać do 3 mm, j ak na rysun
ku dolnym, wskutek niedokładności w szerokości 
ramion kątowników, mianowic ie 153 m m , zamiast 
150 mm. Gdyby nawet nie było potrzeby zheblowy-
wan ia wystających krawędzi ze względów estetycz
nych, war to się j ednak zabezpieczyć, dając a — 
= 153 — 155 m m , czy l i z odstępem 3 — 5 m m 
( jak na rys . 6 S). W wypadku , wskazanym na rys . 
7, odstęp P jest niezbędny niety lko z powodu mo
żliwych odchyleń w szerokości ramion kątowni
ków, lecz też wskutek różnicy promien i zaokrąg
lenia krawędzi jednego kątownika i kąta drugie
go kątownika (rys. 7 P). Bez odpowiedniego od
stępu w L (rys. 7 T) wypadłoby heblować zaokrąg
lenie krawędzi podług promienia zaokrąglenia w 
kącie, w przec iwnym bowiem razie ramiona ką
town ika nie przylegałyby do siebie. 

blacho 

1 

-TJ T i 
150-100-13 

Pys. 6. 
130-35-12 

Pys. 7. 

Rys. 8. 

TT 
Rys. 10. 

nakładki łącznikowe styków blach w różnych bel
kach n i towanych (b lachownicach) , pasach krato
wn ic mostowych i t. d., j ak na rys . 4, 5. Jeżeli sze-

N a k i l k u następnych szkicach (rys. 8 — 10) 
podane są połączenia blach z kształtówkami (prze
ważnie kątownikami), w których blacha leży na 



kształtówce, przytem krawędzie b lachy i kształ-
tówki przebiegają równolegle b l isko siebie. Roz
patrzmy, jak ie obcięcie blachy będzie w podobnych 
wypadkach estetyczniejsze i praktycznie jsze (rys. 
2 ) . B lacha może być obcięta narówni z krawędzią 
kątownika (jak wskazuje l i t . Y), może wystawać 
poza krawędź ( jak oznacza l i t . X), lub odwrotnie 
nie dochodzić do krawędzi kątownika ( jak w Z). 
Przypuśćmy, że zaprojektowano obcięcie blachy 
narówni z krawędzią kątownika ( Y na rys. 2) , np. 
do jak ie jko lwiek belki , jak na rys . 4 i że zastosowa
no tu blachę o szerokości 210 m m (2 x 100 -f- 10). 
Zgóry można być pewnym, że w rzeczywistości w 
wykonan iu krawędź kątownika będzie wystawać 
poza krawędź blachy (rys. 4 u góry ) . Przyczynią 
się do tego niedokładności i odchylenia w wymia -
rach kątowników, pewna n ieun ikn iona niedokład
ność przy legania przy dostosowywaniu kątowni
ków do środnika belki , trochę większa grubość 
środnika, wars twy farby i t.p. W wyn iku , jeżeli nie 
będzie przewidziane pewne zapasowe poszerzenie 
blachy, o t rzymamy wypadek wskazany pod Z na 
rys. 2. Gdyby wyjątkowo krawędź blachy wypad
ła na krawędzi kątownika ( jak w Y ) , to te dwie 
krawędzie (heblowana i walcowana) nie stanowi
łyby nigdy jednej , przyjemnej d la oka l i n j i . K r a 
wędź heblowana jest prosta, walcowana zaś zawsze 
ma pewne wahania , dlatego w b l i sk i em zestawie
n iu te dwie krawędzie czynią zawsze niemiłe wra 
żenie pewnej niedokładności. Zespół wygląda w 
tych wypadkach najlepiej , jeżeli krawędź blachy 
wysunięta jest poza krawędź kątownika co naj 
mniej na swoją grubość (poszerzenie na rys . 4 
u dołu i rys. 8 ) . Jednocześnie jest to obcięcie na j -
praktyczniejsze, bo nie wymaga żadnego dostoso
w y w a n i a krawędzi blachy i kątownika. 

Powyższe dotyczy tych zespołów, w których 
blacha jest częścią przekro ju użytecznego ( jak np. 
belki , skosy, słupki), lub jest stosunkowo dosta
tecznie długa (rys. 4, 8) . Jeżeli b lacha jest ty lko 
drugorzędnym elementem zespołu, jest krótka, 
przerywana, j ak np. różne przewiązki, przekładki 
i t. p. (rys. 9, 10), to ładniej wygląda i praktycz-
niejsze jest obcięcie krótsze, nie dochodzące do k r a 
wędzi kształtówki. P r z y takiem obcięciu b lacha nie 
odstaje, co jest ważne niety lko d la oka, ale i d la 
konserwacj i (rys. 10). 

Krótkie obcięcia wygodniejsze są wogóle we 
wszystk ich drobnych elementach stężających, jak 

np. w kątowniczkach i paskach różnego rodzaju 
kratek w słupkach, skosach i pasach kra townic 
(rys. 11, 12, 14). Praktyczne są obcięcia k r a t k i , 

j ak na rys. 11, obcięcia bowiem są tu niety lko krót
kie, ale i proste (nie skośne). Skośne obcięcia są 
0 wiele trudniejsze do wykonania , należałoby je 
stosować ty lko w ostateczności, przytem zawsze z 
prześwitami, j ak na rys . 12, a nie j ak na rys. 13. 
Obcięcia proste można wykonywać jednem cięciem 
noża, gdy do wykonania skośnego obcięcia potrzeba 
k i l k u cięć (operacyj) w różnych kierunkach. P r z y 
wykonywan iu więc wie lk ich ilości pasków lub ką
towników k r a t k i , skośne obcięcia nigdy nie wycho
dzą z pod noża dokładne i dlatego przy montowa
n iu muszą być podcinane, piłowane i wogóle dopa
sowywane. W rezultacie obróbka tych drugorzęd
nych elementów konst rukc j i kosztuje drożej, niż 
elementów głównych, co, oczywiście, jest nieracjo
nalne. Bardzo wygodna i praktyczna jest k r a tka 
z pasków obciętych okrągło, j ak n a rys. 14. Tego 
rodzaju zaokrąglone obcięcia można wykonywać 
jednem cięciem noża, przytem wszystkie końce wy
chodzą szablonowo identycznie, są przyjemne dla 
oka i nie wymagają żadnego pasowania przy mon
towaniu. Odstawanie końców, które zachodzą w 
obcięciach skośnych, jest tu wykluczone. 

W poprzednich przykładach (rys. 4, 8, 9, 10) 
krawędź blachy wypadała zawsze narówni z zew
nętrzną krawędzią ramienia kątownika lub ceówki. 
Krótkie obcięcia blach pożądane są również i w 
tych zespołach, w których krawędź blachy wypa
da narówni z grzbietem kątownika lub ceówki 
(rys. 15). 

Zwyk l e bywa dość trudno obrobić i zmontować 
blachę z kątownikiem tak precyzyjnie, żeby k r a 
wędź blachy i grzbiet kątownika stanowiły razem 
jedną idealną linję. Pewne niedokładności wyko
nawcze zawsze muszą być, nawet przy heblowa
nych krawędziach blach, a tem bardziej przy suro
wych, walcowanych. Usuwanie tych niedokładności 
kosztuje dużo pracy. Jeżeli krawędź blachy odsu
nięta jest o 2 — 5 m m od grzbietu kątownika, 
niedokładności te są mnie j widoczne, nie rażą i nie 
wymagają dodatkowej obróbki. Trochę wysunięty 
walcowany gładki grzbiet kątownika jest przy-
jemnem dla oka obramowaniem zespołu. Krócej 
obcięta krawędź blachy nie odstaje od kątownika 
1 nie dostaje po zn i towaniu pewnej falistości, j ak 
zwykle bywa przy obcięciu dłuższem. 

Podobne krótkie obcięcia blach są wygodne 
również we wszystk ich zespołach kształtu skrzyn
kowego, w których kątowniki są narożnikami (rys. 
16 A ) . Tak i e zaś obcięcia blach, j ak na rys. 16 B 
i C , są niepraktyczne i nieestetyczne, szczególnie w 
konstrukcji oznaczonej, l i t . B , gdzie odstawanie 
blach jest bardzo rażące. Pewne luzy (2 — - 3 mm) 
w obcięciach blach niezbędne są we wszystk ich po
łączeniach blach pod prostym kątem, w których ką
t own ik i są elementem łączącym, np. połączenie 
blach pionowych z poziomem i w belkach n i towa
nych (rys. 1 u dołu) lub pasach kra townic (rys. 5 
lewa strona) , połączenie podłużnie z poprzecznica-
mi w jezdni mostów i t. p. 

Dokładne co do m i l ime t ra oheblowanie blachy 
jest dość trudne do wykonania . Tymczasem naj 
mniejsze wystawanie krawędzi blachy poza grzbie
t y łączących kątowników jest przeszkodą przy łą
czeniu blach i wymaga dodatkowej obróbki — 
ścinania lub frezowania zespołu. Ponieważ żadne 
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poważne względy wytrzymałości lub konserwacj i 
nie wymagają w danym wypadku szczelnego przy
legania jednej blachy do krawędzi blachy drugie j , 
wystarcza bowiem dokładne przyleganie kątowni
ków do blach, wydawałoby się, że niema poważ
nych powodów do un ikan ia podobnych luzów. 
Krótsze o parę milimetrów obcięcie krawędzi bla
chy uczyniłoby zbyteczną wszelką dodatkową ob
róbkę i uprościłoby znacznie montowanie. P r z y ob
l iczaniu wytrzymałości, ty lko w niektórych wypad
kach należałoby uwzględnić zmiany w wymiarach 
przekro ju. 

N a rys. 18 uwidocznione są luzy w połączeniach 
belek walcowanych. Be lka obcięta jest o parę mm 
krócej, grzbiety kątowników łączących wysunięte 
są naprzód. Obróbka końców belk i jest znacznie 
uproszczona, gdyż długość be lk i może być mnie j 
dokładna, przytem skróconą belkę łatwiej jest za
łożyć do kons t rukc j i , czyl i montaż jest również 
uproszczony. 

I -A 
•^blacha lub-
przewiązka • 

4 " -
t " — 1 

Rys. 15. 
_ i J jj 

Rys. 16. 

Rys. 17. 

W zespołach konst rukcy jnych często się zdarza, 
iż b lacha leży na kątowniku od wewnętrznej jego 
strony, dotykając krawędzią zaokrąglenia w pro
s tym kącie pomiędzy ramionami kątownika (rys. 
2 G ) , np. węzlówki tężników poziomych w mo

stach, nakładki łącznikowe na stykach środnika w 
belkach ni towanych, to samo na s tykach blach pio
nowych w pasach mostowych i t. d. Jeżeli -blacha 
jest przedłużona aż do zetknięcia z pionowem ra 
mieniem kątownika, j ak na rys . 2 W, to krawędź 
blachy musi być zaokrąglona. Tak ie zaokrąglenia 
krawędzi wykonywane jest na heblarce, a przy 
montowaniu zespołu nieraz dopasowywane jeszcze 
ścinakiem lub p i ln ik i em. Jest to drobny, ale koszto
wny szczegół kons t rukc j i , przytem w większości 
wypadków najzupełniej zbyteczny. Wystarczyłoby 
obciąć blachę trochę krócej, t am mianowic ie , gdzie 
zaczyna się zaokrąglenie w kątowniku, żeby un ik
nąć kosztownego zaokrąglenia krawędzi blachy. 

Ten sam szczegół zdarza się niety lko w bla
chach, lecz również na końcach kątowników i ce
owników, np. w usztywniających słupkach blacho
wnie, lub w słupkach kratownic i t. p. N a rys. 17 
mamy kątowniki A i B, które wchodzą na ramię 
kątownika D od wewnętrznej jego strony. Końce 
tych kątowników powinny być obcięte krócej, 
przed zaokrągleniem w kątowniku D, j a k to w i 
dać na rys. 17. W niewie lu ty lko wypadkach po
dobne obcięcie blach lub kątowników może być nie
wskazane, np. na podporach, wszędzie t am, gdzie 
chodziłoby o podparcie poziomego ramien ia kąto
wn ika , lub gdzie otwór n i t a wypadłby za bl isko ob
cięcia. W większości wypadków takie krótkie obcię
cie (z prześwitem) jest jednak możliwe i bardzo 
pożądane, wykonanie bowiem zaokrąglonego obcię
c i a jest znacznie trudniejsze i kosztowniejsze. 

Powyższe przykłady dostatecznie wyjaśniają, 
jak ie znaczenie mają luzy przy wykonywan iu kon
strukcy j i j ak wiele pracy dałoby się zaoszczędzić 
przy racjonalnem uwzględnianiu ich w projektach. 

Wszystk ie podane szczegóły i wiele innych, 
o których tu nie wspomniano, są naogół dobrze 
znane, pomimo to jednak przeważnie lekceważone, 
prawdopodobnie dlatego, że spowodowane przez to 
straty zdała od warsz tatu są mniej widoczne. Zw ie 
dzając mostownie czeskie i niemieckie, piszący te 
słowa miał sposobność stwierdzić, iż zagranicą 
sprawa luzów jest t rak towana o wiele poważniej 
niż u nas. Pokazywano tam rysunk i mostów, na 
których wyraźnie narysowane były prześwity, na
wet w stykach głównych blach i kątowników pa
sów. Jak ta sprawa t rak towana jest na rysunkach 
amerykańskich, można się przekonać z książki: F . 
W. Dencer, Amcr i kan i s che r E isenbau i n Bureau 
und Werkstat t . 



OBLICZENIE WARTOŚCI HYPERSTATYCZNYCH PRZY RÓŻNYCH 
STOPNIACH PRZYBLIŻENIA A W SZCZEGÓLNOŚCI DLA PRAW 

ODKSZTAŁCENIA I NAPRĘŻENIA BACHA I SCHULEGO 
Inż. Wojciech Pogdny, Kraków 

Wielkości statycznie niewyznaczalne można ob
liczyć różnemi metodami, które jednak w końcu 
sprowadzają się do obliczenia odkształceń, względ
nie przegięcia be lk i lub systemu statycznego. N a 
obliczeniach tych można polegać ty lko wtenczas, 
jeżeli założenia f izyczne zgadzają się z rzeczywi
stością, oraz o ile błąd, popełniony przez uproszcze
n i a matematyczne obliczeń, nie przekracza wielko
ści błędu, popełnionego przy odczytywaniu prak
tycznych spostrzeżeń. Zapomocą prostych do
świadczeń zg inania belek można skontrolować jak 
dalece prawdz iwe są nasze założenia f izyczne i j ak 
wielkie można dopuścić uproszczenia matematycz
ne, aby otrzymać zdatne do użytku rezultaty. N ie 
stety doświadczenia wykazują wielką rozbieżność 
obliczonych wartości od przybliżonej teorj i belek 
zg inanych. A b y otrzymać dokładny obraz wielko
ści błędu, który związany jest z przybliżonem ob
liczeniem wielkości hyperstatycznych, omówię 
krętko zasady teor j i elastyczności i technicznego 
obl iczania przybliżonego. 

N a podstawie doświadczenia dopuszczalne są 
uproszczenia, polegające n a opuszczeniu wyrazów 
wyższych rzędów. W ciałach anizotropowych sto
sujemy wg . Poisson 'a tak zwane prawo Hooke 'a. 
P rawo to nie wystarcza wogóle do wyznaczenia 
odkształcenia, nie wystarcza nawet przy płaskim 
rozkładzie naprężeń, a nie wystarcza dlatego, że 
samo odnosi się do płaskiego rozkładu naprężeń. 
Jako dalsze założenie mus imy przyjąć zasadę su
perpozycj i (A , Fóppl: , ,Vor l . d. techn. Mech . " , 
S t r . 441) . Przyjmujemy, że odkształcenie aż do 
gran icy sprężystości zależy ty lko od obciążenia. 
Uzasadnienie tego założenia jest t rudne do prze
prowadzenia, można jedynie obliczone naprężenia 
porównać z doświadczeniem. P rawo Hooke 'a jest 
właściwie specjalnym wypadkiem p rawa superpo
zycj i . 

Teor ja St. Venant ' a upraszcza dalej równania 
teorj i elastyczności d la belek i podobnych syste
mów i zasadza się na całkowaniu tych równań 
przy specjalnych warunkach na brzegu. Znaczenie 
teorj i St. Venanta ( i jej rozwinięcia) polega nie-
ty lko na tem, że dzięki niej uzyskujemy małe po
p r a w k i we wzorach starej teorj i , ale przedewszy
stk iem na tem, że jest ona wygodnie jsza w prak
tyce. Właściwie wszystkie jej założenia są nieści
słe, dostarcza ona jednak w y n i k i dość zbliżone do 
rzeczywistości. Błędy, które w praktycznych ob
l iczeniach stąd powstają, że ciało nie jest jedno
rodne, że nie podlega p r a w u Hooke 'a i że założone 
wa runk i na brzegu nie mają w rzeczywistości 
miejsca, są o wiele większe, aniżeli odchylenia ele
mentarnej teorj i od ścisłej. Dalsze uproszczenie te

or j i wytrzymałości w teorj i belek otrzymuje się 
z następujących trzech założeń: 

1) że przegięcia normalne pozostają płaskie 
i prostopadle do osi centralnej także po zgięciu, 

2) a,., 3 . , Zyt znikają równocześnie i 3) oj = 
= Et.. 

Prawo Hooke'a zachowuje więc swoją słuszność 
w układzie napięć. „E" jest stałą elastyczności ma
terjału. P ierwsze i drugie założenia są ze sobą 
sprzeczne, j ak to wykazały badania E . H . Love 
(„Lehrbuch der E l a s t i z i t a t " , deutsch v. A . T impe 
Le ip z i g 1907. S t r . 398) . Jednak te odchylenia 
zmniejszają się dość znacznie w dostatecznej od
ległości od przekrojów końcowych, względnie od 
punktów przyczepienia sił. Założenie Bernoul l iego 
o plaskości przekrojów badal i Bach i E . M a y e r na 
dosyć c ienkich prostych prętach i skonstatowal i , 
że przekroje po zgięciu mało odchylają się od p la
skości, nawet przy dowolnem prawie odkształce
niu dla ciśnienia i ciągnienia i nawet przy przekro
czeniu granicy plastyczności. Oczywiście jest to za
łożenie mało dokładne dla większych przekrojów 
belki . Zgodnie z w a r u n k a m i na brzegu nie mogą 
być naprężenia ścinające jednostajnie rozłożone, 
a przy niejednostajnem rozłożeniu tychże nie mogą 
przekroje zostać płaskiemi. W i d z i m y zatem, że t a 
uproszczona teorja nie może być ścisła, ponieważ 
założenia, z których ona wychodzi , z 2-ch powodów 
nie są słuszne: 

1) zaniedbaliśmy zwężenie poprzeczne, towa
rzyszące osiowemu naprężeniu; 

2) założenie Bernoul l iego, jeżeli na belkę dz ia
łają siłą poprzeczne, jest w każdym wypadku nie
prawdziwe, hypoteza Bernoul l iego zakłada bo
wiem, że każda wars twa doznaje wydłużenia, od
powiadającego jej odległości od osi centralnej . 

To założenie przynosi ze sobą w wypadku sze-
rokostopowych dźwigarów poważne odchylenie, 
podobnie w wypadku k r z y w y c h dźwigarów nie mo
żna zaniedbać oddziaływania jednej wars twy n a 
drugą. Jedynie wówczas, jeżeli zrezygnujemy 
z plaskości przekrojów po zgięciu, można to dodat
kowe naprężenie przewidzieć. D l a dalszego upro-

' szczenią obliczeń wielkości statycznie niewyzna-
icza lnych przy jmuje się jeszcze, że wewnętrzne s i -
j ly działają w płaszczyźnie głównych osi bezwład-
Iności. 

Rozwinięcie teorj i zg inania dla n ie l in jowych 
odkształceń okazało się konieczne. Wykazały to do

świadczenia z łanem żelazem i betonem. Te mater-
-jały nie podlegają p r a w u Hooke 'a. Już Hodgk in -
"son próbował dla lanego żelaza ustalić następują
cy związek 

a,. = a e,. - [i e, "' 
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?;dzie y, 3, m są stalemi. St. Venant próbował tak
że opisać naprężenie zapomocą następującej fun
k c j i 

3 , = o [i - (i - a g,)-] 
Bada on wpływ wykładnika m. W wypadku 

gran icznym m = 0 0 o t rzymuje się stąd stosunek 
naprężenia zginającego do naprężenia maksymal -

bft 2 . bh2 . ... ,'. 
nego - zamiast ——,do którego prowadz i za
łożenie l injowej zależności między naprężeniem 
a odkształceniem. Zgodnie z tem okazują pręty 
z lanego żelaza wytrzymałość na zgięcie 2 — 3 r a 
zy większą od tej, która wynikała z założenia l i n -
jowości. Także inn i autorzy, j ak Homersham i Cox 
próbowali zbliżyć się do rzeczywistości, układając 
hyperbol iczny związek między naprężeniem a od
kształceniem : 

a s 

J ~ 1 - f6s 
Pod koniec X I X wieku zaproponowal i E . Bach 

i W. Schii le użycie p rawa potęgowanego G. B . 
Bu l f fmge r ' a i Hodgk inson 'a s —- a a ' " , jako ogólnej 
formuły interpolacyjnej . T a formuła dla małych 
s względnie o nie ma właściwego sensu; w y n i k a 

z niej bowiem, że d la < 1 i t — 0, + ' staje się 
m > dy 

nieskończenie wielkie lub = 0. A ty lko takie fun
kcje mają być użyte jako formuły interpolacyj
ne d la których jest ciągła w punkcie s = (). 

dy 
Gri ine isen znalazł dla całego szeregu metal i , 

l in jowy związek 

d - ^ E„ — ot a stąd 3 = E" l l - C~%&\ 
ds. : a \ / 

T a formuła nie ma jednak pretensj i do odgrywania 
ro l i ogólnego p rawa wydłużenia elastycznego. Opie
rając się na t y m empirycznym związku między na
prężeniem i wydłużeniem R. La towsk i , L . Genśer 
i W . Schii le obl iczy l i naprężenia przy zupełnie pro
stych obciążeniach. Graf iczne całkowanie dla roz
mai tych prostych postaci przekrojów przeprowa
dz i l i F . Engesser, A . Considere i E . Mayer . 
Wprawdz i e W. Schii le tw ierdz i , że prawo potęgowe 
usuwa wszystkie niedociągnięcia dawniejszych te-
ory j , to jednak Bach udowodnł, że to nie wystarcza 
do opisu całego przebiegu zg inan ia aż do złamania. 
Formuła potęgowa Bacha i Schii lego jest zresztą 
dymensjonalnie niejednorodna tak, że gdyby nawet 
okazała się zgodna z doświadczeniem, nie mogła
by wystarczyć do zupełnego opisu zachowania się 
ciała elastycznego. Konieczne są jeszcze wskaza
n i a co do poprzecznego wydłużenia ciała. Stosun
ku Poisson 'a nie można tutaj uważać za stałą. D a 
lej trzeba wyjaśnić, czem należy zastąpić zasadę 
superpozycj i . Co się dzieje, jeżeli równocześnie 
działa na ciało więcej naprężeń (2 lub 3 wzajem
nie do siebie prostopadłe l injowe stany naprężeń) ? 
Zasada superpozycj i ma znaczenie jedynie w 
związku z prawem Hooke 'a ( jak to już wyjaśni
łem), a t rac i zupełnie sens, jeżeli to prawo zastą
p imy i n n y m związkiem między naprężeniem i od
kształceniem (D. A . Fóppl „Vorl. Techn. M e c h . " 
111 Bd . S. 441) . 

O ile m i wiadomo, nigdzie dotychczas nie roz
ważano teor j i statycznie n iewyznaczalnych dźwi
garów, uogólnionej w stosunku do teor j i klasycz
nej, przez zastąpienie p rawa Hoocke 'a jakiemś 
ogólniejszem prawem. Z a n i m pozwolę sobie przed
stawić skromną próbę badania statycznie niewy
znaczalnych wielkości przy pomocy tego ogólniej
szego założenia, chciałbym jeszcze zwrócić uwagę 
na to, jak ie uproszczenie względnie odchylenia od 
prawdy f i zykalnej będą użyte przy obl iczaniu tych 
wielkości w statyce żelbetu. Założenie, że wars twy 
betonu przy ug inaniu nie oddziaływują na siebie 
i że spółczynniki wydłużenia dla ciśnienia i ciągnie
n ia są takie same, powoduje poważne odchylenia od 
prawdy f izykalnej d la betonu i żelbetu. O stało
ści modułu elastyczności nie może być mowy. P r z y 
naprężeniach między 0 a 30 kg/cm 2 odchylenia są 
większe niż 5 0 % . 

Jeżeli teorja ma zdawać sprawę z tych zmian, 
musiałoby się przyjąć dla mniejszych naprężeń 
większe stałe elastyczności, zaś dla większych na 
prężeń mniejsze. Tak ie rachunk i byłyby jednak 
bardzo kłopotliwe i praktycznie prawie nieużytecz
ne. Ażeby zmiany stałej elastyczności uwzględnić 
w praktycznych rachunkach, R i t t e r („Schw. B a u -
z tg . " 1899, N r . 5, 6 i 7) próbował scharakteryzować 
miarę elastyczności nie przez liczbę, lecz przez 
równanie względnie przez krzywą. Uproszczona 
metoda (Koenen) przy jmuje za podstawę obliczeń 
żelbetu II fazę, w której beton wykazuje już w i 
doczne lub niewidoczne rysy bez obawy załamania 
się kons t rukc j i . Z punktu widzenia ścisłej mate
matyk i jest rzeczą niejasną, w j a k i sposób ująć 
matematycznie takie spękane, a więc nieciągłe c ia
ło. Według ścisłej teorj i powinny wskutek tych 
szpar i rys powstawać wie lkie naprężenia. Dalsze 
uproszczenie dostaniemy niety lko stąd, że żela
zo i beton podlega uogólnionemu prawu Hooke 'a, 
lecz także stąd, że przy jmujemy, iż stosunek mo-

E. 
dułów elastyczności żelaza i betonu - — n jest 

Eb 

stały i że stała Poisson 'a dla żelaza i betonu jest 
taka sama mz, mi = m. Głownem zadaniem jest 
przedstawić a jako funkcję wypadkowej sił i mo
mentów zgięcia, działających na przekrój. 

Wyznaczenie statycznie n iewyznaczalnych wie l 
kości sprowadza się zasadniczo do wyznaczenia ela
stycznej zmiany postaci. Przeważnie nie jest po
trzebne zupełne rozwiązanie, lecz wystarcza zna
lezienie przesunięcia w pewnym k i e runku . Tem 
zadaniem zajmują się zasadniczo metody M a x -
we!l 'a, M o h r a i Cast ig l iano 'a . Zupełne rozwiązanie 
problemu odkształcenia systemu sztywnego dają 
nam metody W i l l i o f a i Mu l l e r -Bres l au ' a . D r u g i 
problem rozwiązuje się zapomocą l i n j i przegięcia. 
Do wyznaczenia statycznie niewyznaczalnych wie l 
kości w statyce budowlanej używa się wyrażonego 
przez Lame'go p rawa Clapeyron 'a . 

D l a k r a t y sztywnej wyraził dopiero Menabrea 
prawo najmniejszej pracy odkształcenia, zakłada
jąc słuszność prawa Hooke 'a. Engesser wykazał, 
że prawo najmniejszej pracy d la izotermicznych 
odkształceń pozostaje prawdz iwe także w t y m wy
padku, gdy prawo wiążące naprężenie z wydłuże
niem jest przedstawione przez funkcję potęgową 
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(prawo Hooke'a jest wypadkiem szczególnym gdy 
wykładnik równa się 1). 

Wszystkie metody obl iczania wielkości statycz
nie niewyznaczalnych są zbudowane na szeregu s i l 
nie upraszczających założeń o plaskości przekro
jów, o linjowości stanu naprężenia i uogólnionem 
prawie Hooke'a. D l a obliczenia wielkości statycz
nie niewyznaczalnych spróbuję uogólnić klasyczną 
teorję elastyczności, zakładając ogólniejsze prawo 
od p r a w a Hooke 'a. Poniżej podaję próbę pr zyb l i 
żonego obliczenia statycznie niewyznaczalnych 
wielkości dla sztywnej k r a t y na podstawie p rawa 
Bacha — Schulego. 

D l a zg inania pręta wydłużenie jest dane przez 
wzór 

gdzie Y] jest odległością od osi obojętnej, a c jest 
promieniem krzyw i zny . Po stronie ciągnienia jest 

P 

po stronie ciśnienia 
1 

lub , r - ' * \ ± 

lub a d = | f' ^ w, 
P 1 a 2 pi 

(C. B a c h w R. B a u m a m i „Elastizitat u . Fes t i gke i t " 
s trona 273). D l a maksymalnych odległości e i e, 
naprężenia przyjmują wartości 

a ) a i — 
\«l P P 

e, E, \ 1 

b) a 2 = p -
\ *a P/ 

Jeżeli opuścimy wpływ siły ścinającej, to z warun
ków równowagi o t rzymamy następujące równania: 

0 

2) Mb - j oa dfti + I o,, d/ 'i 

Z pierwszego równania otrzymamy, uwzględnia
jąc równania: 

u 
,1 

b) J r ^ / - ( ^ p ) - = J V ^ / = : 0 
O o 

lub i - J i j i d/ - ~°-f- d / = J d/ -

1 m , 1 

7 l \ t « 2 « i 

a 2 ox 

E,e,/ m 

To równanie wyznacza oś zerową. Oś ta jest t u 
taj funkcją a, a zatem moment i zgięcia (a nie jak 

w prawie Hooke 'a jedynie ty lko funkcją geome
trycznych własności przekro ju , niezależnie od ob
ciążenia). Ponieważ jednak moment zgięcia w róż
nych przekro jach jest rozmaity, a więc oś zerowa 
musi się zmieniać od przekro ju do p r z ek ro ju ; oczy
wiście zachodzi to także przy obciążeniu jednostaj
nie rozłożonem. Z powyższego widać, że do oblicze
n i a statycznie n iewyznacza lnych wielkości belek 
lub systemów sz tywnych metoda l i n j i wpływów 
podług L a m b a nie może być bez zastrzeżeń stoso
wana, ponieważ dla obciążenia P <= 1 otrzymuje
my zupełnie inną oś, aniżeli przy dowolnem obcią
żeniu P. Także nieuwzględnienie zmian odległości 
od osi obojętnej prowadz i do fałszywych wartości 
naprężeń. Drug ie równanie przy uwzględnieniu 
równań o i b daje: 

i <', i 
1 \= r- 1 + 

Mi, 'di-

+ 1 + 

+ 'di: 

di: 

i i 

d/ + 

" d / + 

+ 
i 

m. 
° 1 

1 + 
'di 

jeżeli m, — m , M,, 
1 * . 4- ' 

'"''i' 
df + 

fi df 

jeżeli ' ' i = a 2 = MB = 
E e j 

i + 

d / - f 

+ di 

gdzie wartość całki odgrywa rolę momentu bez
władności, a więc można ją łatwo obliczyć d la pro
stego przekro ju , zaś dla bardziej skomplikowanego 
łatwo otrzymać ją można graf icznie . D l a prętów 
otrzymujemy zgięcia przy powyższych założeniach 
w sposób następujący: bierzemy d w a przekroje j ak 
na r ysunku . Jeżeli przy jmiemy, że przy odkształ

c i . 

ceniu oś obojętna przechodzi w łuk kol isty , wów
czas p jest stałe 

S' S,' = p d o więc zmiana długości = e0 — 

_ SJ~S' — S^S pdS — dz d 8 

dz 
- = u — 1. 
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Ponieważ zaś s 0 w osi obojętnej równa się 0, więc 
do 

*o = 0 = P . 
dz 

albo p - ' = 1 
<i 8 

d 2 

D l a dowolnej wars twy przekrojów: 

A ' A / — A A , (p -f- y). d 8 — rf 2 

A A , 

ale ponieważ =0 = 0 

= h + v 
dd 

d o 1 V 

a 2 p p 

T " = s £ i 
.u df-\-y . y d. 

Uwzględniając następujące związki 
Mby 

Mby 

V K 
Mj,y 

K 
Mbym+1 

Pm 

y df + y 
' I v\-

otrzymamy a — = ,„E = I™ E = 

1 M/,, . "^ 1 1 K P 

Opierając się n a geometrycznym związku między 
promieniem k r z y w i z n y a pochodną funkc j i , mu 

żna (dla niezbyt w ie lk i ch zgięć) przyjąć, że = 

p 
d2 u 

= — - . Z tego wzoru otrzymujemy równanie ró-
d x2 

żniczkowe zgięcia pod założeniem prawa Bacha -
Baumana w następującej postaci d2y 

d x2 

Mby>"+X 

K 
Mb m y'"(m ^ 

K>" 
gdzie jeżeli m jest stałą K"', zależną jedynie od 
przekroju. 

Całkowanie tego równania w praktyce można 
wykonać bez specjalnych matematycznych t r u d 
ności. Także można użyć dla tego rozwiązania gra
ficznej metody M o h r a , jeżeli wzór M o h r a uogólni
my w następującej postaci 

do 

dz 
= . a stad do — 

M i, "'y'" ("• + " 

K>" 
d. 

Różnica między tem równaniem, a tak zw. „ela
s tycznym ciężarem" (Elast isches Gewicht ) M o h r a 
polega na tem, że n a miejscu y u M o h r a występuje 
tutaj iy» ( ' » f 1 ) ) Z aś zamiast momentu bezwładności 
/, K"'. Jeżeli rozwin iemy szereg potęgowy y<"(m^> 
i K "', opuszczając wyrazy wyższego rzędu otrzyma
m y stąd nowe równanie M o h r a na odkształcenie. 

Z równania różniczkowego l i n j i elastycznej mo
żna, j ak wiadomo, otrzymać przez pierwsze całko
wanie styczną, przez drugie zaś opadnięcie ( E i n -
senkung) . Jesteśmy więc w stanie otrzymać obok 
trzech warunków równowagi dostateczną ilość 
równań na obliczenie wielkości statycznie n iewy-
znaczalnych. Te ostatnie można też, j ak wiadomo, 
obliczyć przy pomocy równań n a pracę. Ponieważ 
między składowemi odkształcenia i naprężenia nie
ma już związku, problem całkowania równania na 
pracę przy odkształceniu staje się zupełnie prosty. 
Jeżeli d la uproszczenia opuścimy naprężenia ści
nające i przy jmiemy, że siły zewnętrzne zlewają 
się z główną osią bezwładności, i-że prawo super

pozycji także tutaj się stosuje (czemu oczywiście 
możnaby wiele zarzucić) o t r zymamy 

Ńx . Me . . . . . . . 
ax — — -\- — . e ; opuszczając siły osiowe zostaje 

My 

K 
e gdzie K = f V + !„ df+ 1 |'7]1 + '„, d f 

a więc praca przy odkształceniu, 

n ax sx dv -. 
Mv My 

n — y. 
K K E 

dv, 

gdzie K przy prawie Hooke 'a = y%. Ponieważ jed
nak dv — dx. d. F, więc praca przy odkształceniu 
na element objętościowy będzie 

, , 1 C My + ' 
dA= n y y"-+[dx.dF: 

EJ K « - H 

ri A f ' " f - ' 

E' K 

(•i r 
- dx ±idp 

stad 

M x C 
d AF— n —- - dx , jeżeli y '"+> d [< = z. 

K'"+' E J * 

P r a c a całkowita A = n rM"'+lz 
E J Km+l 

W wypadku gdy m = 1 będzie 

stad A = 

dx 

1 
= an 

K"<+' J 
M2 

JE 
dx 

Udowodniono zatem, że zasada m i n i m u m pracy 
przy odkształceniu pozostaje słuszna d la dowolne
go p rawa elastyczności. Przez to jesteśmy w sta
nie obliczyć pracę przy odkształceniu przez całko
wanie poprzedniej funkc j i , albo przez rozwinięcie 
w szereg, albo też zapomocą metody graf icznej prz> 
dowolnych przekro jach. Z pracy przy odkształce
n i u otrzymuje się wielkości statyczne niewyzna-
czalne zapomocą znanych metod, po zróżniczkowa
n iu pracy przy odkształceniu przez rozwinięcie a l 
gebraicznych równań. Oczywiście równania te nie 
są już l injowe. Tak ie znane równanie Clapeyrona 
można uogólnić d la tego założenia, a mianowic ie 
przez wyrażenie, że kąt skręcenia stycznej przy 
podstawie, obliczonej z równania na ugięcie 2-ch 
sąsiednich przęseł, daje tę samą wartość. Kąt 
skręcenia można wyrazić albo zapomocą całkowa
n ia równania l i n j i elastycznej, albo też zapomocą 
rachunkowej względnie graf icznej metody, według 
uogólnionego tw ierdzen ia M o h r a . W t y m wypadku 
otrzymuje się równania, z których w każdym wy
stępują po 8 statycznie niewyznaczalne momenty, 
oczywiście jednak już nie w l injowej zależności. 
Pozostaje jeszcze objaśnić na praktycznych przy
kładach poprzednie rozważanie. Są one jednak z 
matematycznego punktu widzenia mało interesu
jące. Byłoby jednak wskazane porównanie wyn i 
ków rachunkowych z doświadczeniami na zgięcie, 
ażeby skontrolować j a k dalece tutaj przedstawiona 
bliższa prawdzie f i zykalnej teor ja zgadza się z rze
czywistością. Jeżeli tak jest w istocie, wówczas 
metoda t a dostarcza nam możliwości pewniejsze
go i lepszego obl iczenia statycznie niewyznaczal-
nych wielkości w konst rukc jach żelbetowych. 



PRZEJAZD STALOWY OBETONOWANY NAD DWOMA TORAMI 
Inż. dr. Alfons Chmielowiec, Lwów 

Częste katastrofy kolejowe i klęska bezrobocia 
czynią wciąż aktualną kwestję zamiany istniejących 
skrzyżowań w poziomie na skrzyżowania (prze
jazdy) swobodne przy pomocy mostu i ramp (na
sypów) dojazdowych. Ponieważ zastąpienie to po
winno być masowe, więc należałoby most t ak i 
znormalizować. Prze jazdy nad koleją nadają się do 
normal i zac j i lepiej niż inne mosty, gdyż znormal i 
zowana jest skra jn ia i odstęp torów, a więc roz
piętość mostu i wysokość spodu k o n s t r u k c j i ; dalej 
szerokość jezdni i obciążenia według klasy mostu. 
Może być przejazd nad j ednym torem lub nad 2-ma 
to rami i przejazd I, II lub III k lasy, razem więc 
2 . 3 = 6 typów. Opisałem już typ przejazdu 1 k l a 
sy nad j ednym torem l ) , poniżej opiszę typ prze
jazdu I klasy nad 2-ma to rami . 

M a m y l inje 2-torowe o w ie lk i em nas i l en iu r u 
chu. Odstęp torów wynos i ok. 3,50 m, czy l i jest 
mniejszy od szerokości sk ra jn i normalnej (4 m ) , 
obie skra jn ie na siebie zachodzą, a więc między 
to rami niema miejsca na podporę. Rozpiętość prze
j a zdu nad 2-ma to rami będzie zatem znacznie 
większa od przejazdu nad j ednym torem. N i e bę
dzie to już przepust, ale średni most. W czasie bu
dowy mostu normalny ruch kolejowy nie może być 
wstrzymany. M u s i m y budować bez rusztowań. 
Wobec tego odpada kamień, beton i żelbet. Drze
wo nie nadaje się na przejazd z powodu niebezpie
czeństwa pożaru od isk ier lokomotyw}^. Pozostaje 
więc ty lko stal . 

Spód kons t rukc j i jest dany wysokością nasy
pu kolejowego, szyn, sk ra jn i i wrolnej g ry nad 
skrajnią. Wysokość sk ra jn i normalnej kolei 4,80 
m powoduje, że nasypy ramp będą wysokie. 

D l a nasypu (rys. 1 i 2) B =* b + 3 h, F = 
3 

= b h 4 h-, L = 2 n h. D l a h = 6 m , b = 6 m 
2 

Rys.1 
, 6,90 ,7,00 

Rys 2 

Rys 3 
(zwykle więcej) , jest F — 90 m 2 ; d la spadku 5 % 
n — 20. Jeżeli więc wysokość niwelety mostu 
wzrośnie ty lko o 1 cm, to objętość nasypów doja

zdowych zwiększy się o d F = 90 . 2 . 20 . 0,01 = 
= 36 m ! , zaś powierzchnia podstawy stoków, któ
ra trzeba wykupić, wzrośnie o 1 A = 3 L 2 n . 

0,01 = 7,2 m 2 . D l a spadku 3 n 33, 4 F 

) „Prze jazdy s ta lowe n a d koleją", ^Viadomości D r o 
gowe 1935, N r . 101 — 102. 

= 60 m 3 , AA = 12 m 2 . A że wysokość niwelety 
zależy od wysokości konstrukcy jne j , więc będziemy 
się starać o jej zmniejszenie, chociażby most był 
droższy, żeby oszczędzić na rampach. S ta l jest na j 
droższa, ale daje n a j m n i e j s z ą w y s o-
k o ś ć k o n s t r u k c y j n ą . Be l ka wolno-
podparta jest najtańsza, ale ma największą wy
sokość. 

Wysokie nasypy wymagają wysok ich i g ru 
bych przyczółków (rys. 3) , których koszt jest nie
proporcjonalnie w i e lk i w porównaniu z kosztem 
przęsła. Przyczółek może mieć ścianę przednią pio
nową, a tylną nachyloną 5 : 1 lub 4 : 1 , (rys. 3a) , 
korzystnie jszy jednak statycznie, a więc tańszy 
jest przyczółek (rys. 3b) , który zato wymaga więk
szej rozpiętości przęsła. Rowy ziemne trapezowe 
przechodzą pod mostem n a prostokątne, obetono
wane, d la zmniejszenia rozpiętości. 

A b y uniknąć kosztownych przyczółków 
i zmniejszyć wysokość konstrukcyjną mostu, za
stosujemy be lk i ciągłe, oparte na 4 j a r zmach 
stalowych, przyczem skra jne j a r z m a będą zanurzo
ne w nasypach (rys. 4 ) . Przerzucając rowy naze-
wnątrz j a r z m wewnętrznych uzyskamy korzystny 
stosunek rozpiętości i zmnie jszamy moment w 
środku mostu. S tok i czołowe nasypów będą nachy
lone stromo 1 : 1 i obrukowane (rys. 5) , aby most 
był krótszy. Zanurzone w nasypie j a r z m a stalowe 
muszą być obetonowane, zarówno j ak i końce przę
seł, w obawie przed rdzewieniem. Wobec tego i bel
k i warto obetonować, przez co uchron imy je rów
nież od rdzy i gazów z komina lokomotywy, a po
za tem zwiększymy sztywność i osiągniemy dużą 
oszczędność sta l i , bo beton otulający 

1) rozdziela ciężary skupione z jezdni równo
miern ie n a wszystk ie be lk i , 

2) współdziała z dźwigarami w nies ieniu tych 
ciężarów dzięki przyczepności. 

Dotychczas tego współdziałania nie uwzględ
niano z powodu małej stosunkowo powierzchni 
przyczepnej. Dzięki udoskonaleniu metod spawa
n i a można łatwo tę powierzchnię zwiększyć przez 
dospojenie do ścianki i do stopki górnej żeberek, 
zwojów, wąsów, gwoździ, kabłąków i t. p. Dźwiga
ry stalowe, obciążane w laborator jach aż do zn i 
szczenia, łamią się zwykle nie z powodu osiągnię
c ia granicy wytrzymałości wzg l . plastyczności na 
rozciąganie, t y lko przez zmiażdżenie stopki gór
nej ściskanej, sfałdowanie ścianki, lub zwichrze
nie. Wszys tk i emu temu przeciwdziała beton otu
lający, zatem wytrzymałość dźwigarów obetono
wanych jest większa od obliczonej, nawet z 
uwzględnieniem współdziałania sta l i i betonu j ak 
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w żelbecie. N a podstawie doświadczeń B a e s a 2 ) , 
przy jmuje prof . Bryła naprężenie 1600 kg/cm 2 za
miast 1200, czy l i zwiększa naprężenie o % warto
ści zwyczajnej . Byłoby to t em więcej usprawied l i 
wione, że licząc jako żelbet mnożymy obciążenia 
ruchome przez spółczynnik dynamiczny 1,5, czy l i 
zwiększamy je o połowę, podczas gdy naprężenie 

D l a ciężaru ruchomego ^ J J . = 
M _0 ,722+0 ,625 

1,347 
= 0,6055. Wg . 

2,222 
Mo = 0,4 . 36,1 = 
więc M — 0,6055 

M 0 0,722 + 1,5 

tabl ic prof . B r y ł y ' ) 

14,44 t m d la pasa jezdni 1 m , 
14,44 = 8,755 t m . W g . l i n j i 

/azo ófaloira faza żelbetona 

dopuszczalne sta l i zwiększa się z ok. 930 n a 1200, 
t. j . mnie j niż o Ys-

Należy rozróżnić 2 fazy k o n s t r u k c j i : stalową 
i żelbetowa. Faz i e stalowej odpowiada moduł prze-

12 / 
k r o j u W0 = —— dźwigara I, który sam musi prze-

w 
nieść ciężar płyty stalobetonowej wraz z deskowa
n iem (moment zginający Mg) i naprężenie a _ = 

— —— F a z a żelbetowa zaczyna się dopiero, gdy be-

ton otulający stężeje i współdziała ze stalą. Ustrój 
żelbetowy dźwiga ty lko ciężar żwirówki i ciężar 

M 

ruchomy. Naprężenie Oj, == —i-. Oczywiście 
W0 < W. N a szczęście w belce ciągłej moment do
datn i Ms jest dużo mniejszy od Mp , j ak to zaraz 
zobaczymy. Ostateczne naprężenie na krawędzi 
dźwigara a = ag -\- afi k. 

W g . rys . 4 i 5 rozpiętość przęsła środkowego 
/ = 9,00 m, rozpiętość przęsła skrajnego (boczne
go) ?, 

0,722" 

l. 6,50 
6,50 m, stad cp = — = 

' / 9,00 
0,722, 

= 0,379 
1 + 0,379 1,379 

= 0,621. Moment pod-
1,5 + 0,722 2,222 

porowy od ciężaru stałego g t/mb. 
M' = — 0,621 M 0 . . . (1) 

Moment w środku przęsła l 
= M„ + W = M0 (1 — 0,621) = 0,379 M„ 

więc prawie 3 razy mniejszy, niż moment 
Mo = % 9 l2 (2) 

u rt •*• 75 ~< wl-4» 75 >jił ' 
\c/iudy befon ftyS ff 

wpływowej M — 8,735 tm, więc miaroda jny mo
ment od ciężaru ruchomego jest o około 4 0 % 
mniejszy od M 0 d la be lk i wolnopodpartej o rozpię
tości /, podczas gdy odpowiedni moment od cięża
r u stałego jest od M„ mnie jszy aż o 6 2 , 1 % . 

Obraliśmy odstęp dźwigarów średnio b — 0,75 
m (rys. 6 ) . N a podstawie teor j i , którą gdzie i n 
dziej publikuję, znalazłem, że d l a naprężenia k = 
= 1200 kg/cm 2 dźwigarom wa lcowanym I N P = 
= 32, 34, 36, 38 cm odpowiadają grubości uży
teczne betonu fi= 56, 46, 43, 41 cm. D l a naprężeń 
zaś k = 1600 kg/cm 2 d la I N P = 28, 30, 32 cm 
jest h = 52, 42, 36 cm. 

Przyjmując z g rupy I wysokość dźwigara w = 
= 34 cm, więc F = 86,7 cm 2 , W = 922 cm 3 , g ru 
bość użyteczna płyty h = 46,0 cm, grubość ochron
nej wars twy a — 4,0 cm, grubość całkowita 
50,0 cm. 

Ciężar jednostkowy betonu i sta l i g — 0,75 . 
. 0,50 . 2,4 == 0,900 t/mb. W g . (1) M — 3,835 . 

. 0,9 = 3,445 tm, n F = 1 5 * 8 6 , 7 = 17,34 cm, 
b 75 

46 _ 17 = 29 c m , 2 ^ ' = ! ^ 
2 nF 17,34 

= 3,34. 
Odległość osi obojętnej od krawędzi ściska

nej B) x s= 17,34 (— 1 + j / 1 -f- 3,34) = 18,8 cm, 
h h' — x = 10,2 cm 

czyl i M g = 
0,379 

8 
gp — 3,835 w 2 g. ( 3 ; 

'•) S t e f a n B r y l a „Dźw iga ry obetonowane w świetle do
świadczeń B a e s a " . Wiadomości D r o g o w e , 1934, s t r . 852. 

*) P o r . a u t o r a „Praktyczne w z o r y d l a b e l k i ciągłej 

3-przes lowej s y m e t r y c z n e j , C z a s o p i s m o Techn i c zne , 1935, 

s t r . 399. 
4) „Podręcznik Inżynierski " p ro f . Bry ły , s t r . 758. 

*) P o r . a u t o r a „Konstrukcje s ta l owe obe tonowane" , 

Przeg ląd T e c h n i c z n y , 1935 N r . 21 . 
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9040 c m 4 

15670 „ 
Fh"* = 86,7 • 10,22 = 

moment bezwładności I N 34 /„ = 

3 n 3.15 
moment bezwładności sprowadzony 
na stal J = 35810 cm< 

11100 

h — x 46 18,8 = 27,2 cm. Moduł prze-

k ro ju W = — — = 3 5 8 1 0 - 1316 cm 8 . Żwirówkę 
h — x 27,2 

(grubość średnia 20 cm) nakładamy dopiero po 
stężeniu betonu, g = 0,20 . 1,9 . 0,75 = 0,285 t/m 2 . 

Moment od żwirówki 3,835 . 0,285 = 1,090 t m 
moment od ciężaru ruchomego 
0,75 .8,755 . 1 , 5 = 9,855 „ 

razem Mx = 10,945 t m 

Spółczynnik dynamiczny = 
dźwigarze w fazie stalowej 

_ Mg _ 344 • 500 _ 

Naprężenie w fazie żelbetowej 
M i _ 1094 • 500 
W~ 

1,5. Naprężenie w 

374 kg/cm 2 

Jp — 1316 
= 833 

razem i = a i r -f- op = 1207 kg/cm 2 

N a d podporą moment jest ujemny. Beton nad 
dźwigarami jako rozciągany jest bezużyteczny. A 
że i wa r s twa ochronna jest p r ze rwana (rys. 8) , 
więc wysokość użyteczna płyty h redukuje się tu 
do wysokości dźwigara w. Wobec tego należy dźwi
gary wzmocnić nakładkami dospojonemi od góry 
(rys. 7 ) . Przekrój nakładki niech będzie F , , prze-

E y s . 7. 

krój samego dźwigara F„, więc F — F„ -f- F,. Śro
dek ciężkości odchyl i się od środka dźwigarów o 

iv F 
y = . Odległość krawędzi ciągnionej od środ-

2 F 
w w F 

k a c = y = Moment bezwładności 
2 2 F 

dźwigara z nakładką Ig — /„ -j- /,, przyczem 

4 F 
w-

4 1 4 
F 0 

- zas os — 
M. 

Założyliśmy t u w przybliżeniu, że grubość na
kładki jest zero. W g . równ. (1) i (2) Me — 
= 0,621 l / 8 Q P = g 0,621 . y8 . 9,02 = g 6,29 m 2 . 

Powyżej znaleziono 0 = 0 900 t Ann , więc Mg = 
" = 0,9 . 6,29 = 5,66 t m . I N 84, F 0 = 86,7 c m 5 , 
nakładka 80 x 10F ! = = 8,0 „ 

rasem F = 94,7 c m 2 , 

F , : F0 = 8 : 86,7 = 0,09225 

17 2 .8 
/. = — = 2120 c m 4 

1,09225 
h = 15670 „ 

l, = 17790 c m 4 

.,„86,7 
e = 17 . = 1 5 , 6 cm, <j„ 

94,7 

566000 

17790 
15,6 = 

= 497 kg/cm 2 . 

Prócz nakładki F u która pracuje zarówno w 
fazie stalowej j ak i żelbetowej, dospoimy jeszcze 
druty F 2 w wysokości c nad podporą. W g . rys . 7 
równanie sił wewnętrznych j e s t : Va & x * — 
= ? i F z + n Fa zv przyczem z — h' — x, z2 = 
— h., — x. 

Jeżeli / = - ( F + F,), A = — ( F h' + 
b b 

-f F 2 hj, to x2 -\- 2 fx — A, c zy l i x = — f + 

+ K A -4- f-. Moment bezwładności sprowadzony 

na stal / = + F z 2 + F 2 2 , 2 +/^ albo 7 = 

= %x (F z + F., z,,) - f F z 2 + F 2 2 2
2 + 

M 
Naprężenie w dru tach a 2 = — 1 z 2 . Naprężenie 

M 
w nakładce w fazie żelbetowej of = — (e + 2 ) . 

Naprężenie w betonie oA = — - x. 
n I 

U nas jest h' = /i — c = 34 — 15,6 = 18,4 
cm. 

M a m y F = 94,7 c m 2 

F 2 = 4 0 10 = 3,14 ,. 
h = 34,0 cm 
e = 15,6 „ 

75 

razem 97,84 cm h' = 18,4 cm 

19,57 cm, ht = 34 + 10 = 44 cm. 

F h' = 94,7 .18,4 = 1742,5 
F 2 h2 = 3 ,14.44 = 138,2 

razem 1880,7 

2 . 1 5 
A = - 1 — 1880,7 = 752 c m 2 

75 
P = 19.572 = 383 

]/ 11 35 --= 33.67 cm 
/ = 1 9 , 5 7 „ 
x = 14,10 cm 
h' = 18.4 „ 

razem 1135 c m 2 

x — 14,1 cm 
h2 = 44,0 ., 

2 = 4,3 cm z, = 29,9 cm 

F z = 94,7 . 4,3 = 407,2 c m 3 . 4,3 = 1750 c m 1 

: 3 , 1 4 . 2 9 , 9 = 93,9 F 3 2 

2x 
S = 501,1 c m 1 

% S= j . 14,1 501,1 - -

, 2 9 , 9 = 2810 

Is = 17790 

4790 

7=27140 c m 4 

Moment od żwirówki 6,29 x 0,285 = 1,79 t m 
moment od ciężaru ruchomego 1,5 . 0,75 . 6,42 == 
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7,22 tm. (6,42 jest to wartość z l i n j i wpływo

wej ) . Af, = 1,79 + 7,22 = 9,01 tm . 

= 901000_ = 9 9 5 

27140 
e - f z = 15,6 + 4,3 = 19,9 cm, 

901000 
<3ft = 

27130 
19,9 = 661 kg/cm 2 , 

afi = 497 kg/cm 2 , 

a = ag-\- ćp •• = 1158 cm 2 . 
Moment ujemny, zwłaszcza od ciężaru stałego, 

maleje bardzo prędko z oddaleniem od matema
tycznego punktu podparcia. Dlatego nakładki Fl 

i d ruty F2 mogą być dość krótkie, np. 1 m. Z w a 
żywszy, że długość dźwigarów jest l -(- 2 lx -|-
+ 2 . 0,5 = 9 + 13 - f 1 = 23 m, F , + F„ = 
= 8 + 3,14 = 11,14 cm 2 , F„ = 86,7 cm ' . 

Więc procent dodatkowego uzbrojenia wynosi 
2,0 11,14 

p = 100 1,12%. D r u t y F2 4 0 10 wy-
23 86,7 

gięte w kabłąk spełniają równocześnie zadanie 
zwiększenia powierzchni przyczepnej sta l i do be
tonu. Z uwag i na moment są one tem skuteczniej
sze, i m grubsza jest wa r s twa betonu pod dźwiga
ram i . Licząc most jako stalowy, t. j . nie uwzględ
niając współdziałania betonu, a ty lko rozdzielające 
działanie, możemy przyjąć k = 900 -4- 3 . 9 = 
= 927 kg/cm 2 i nie mnożyć obciążenia ruchomego 
przez 1,5. Wówczas ot rzymamy I Nr 38, F = 107 
c m 2 zamiast I N 34 = 86,7 cm 2 , różnica 20,3 cm 2 . 

20 3 
Uzbrojenie będzie więc o — — = 23 ,4% więk-

0,867 
sze. Coprawda grubość płyty wypada o 6 cm mnie j 
sza. Opłaci się jednak uwzględnić współdziałanie, 
uzbrajając na przyczepność, lecz korzyść uzbroje
n i a na przyczepność nie uwydatn ia się t u należy
cie, gdyż zmnie jsza ją współczynnik dynamiczny 
1,5, który stosujemy w wypadku współdziałania. 
Dowodz i to, że porównanie jest n iesprawiedl iwe 
i że tem bardziej należałoby naprężenie dopuszczal
ne podnieść, j ak to czyni prof . Bryła. 

W belce ciągłej niedokładność w wysokości pod
pór powoduje dodatkowe naprężenia, które są pro
porcjonalne do wysokości be lk i . Otóż na szczęście 
u nas wysokość dźwigarów jest bardzo mała: 

w = 34 cm = - - skra jne j , zaś części środ-
19 26,5 

kowej rozpiętości (9 m ) . Tak niskie dźwigary pod
dadzą się własnym ciężarem małym nierównościom 
bez w ie lk i ch naprężeń. Należytej sztywności nabie
r a kons t rukc ja dopiero po stężeniu betonu. Nato 
miast powolne osiadanie fundamentów jest ±>ar-
dzo nieznaczne z powodu dość wie lk ie j podstawy 
fundamentu i jego sztywności. Ewentua ln i e mo
żna go oprzeć na palach. 

W belce ciągłej zwykle 1 tonna sta l i więcej ko
sztuje niż, w belce wolnopodpartej ; większe sto
sunkowo siły poprzeczne wymagają większego uz
bro jen ia na przyczepność. Ponieważ jednak w na
szym wypadku całkowita waga stal i jest większa 
niż w belce wolnopodpartej na przyczółkach, więc 
huty chętnie zaofiarują niższą cenę jednostkową 
sta l i . N a obniżkę ceny jednostkowej wpływa rów
nież identyczność 4 j a r zm . 

W fazie stalowej (rys. 8) j a r z m a składają się 
ze słupów I PN 18, połączonych szyną jako ocze-

j j j ii'10O'8dt/0ÓO 2<f/0 

R y s . 8. 

pem i usztywnionych zastrzałami L 70 . 70 . 7. J a 
rzmo środkowe połączone jest ze skra jnem w pła
szczyźnie oczepów rozporkami I N r . 16 i przekąt-
nią L 100 . 100 . 10, zaś w płaszczyznach piono
wych krzyżulcami I N r . 18. Krzyżulec usztywnia 
prostokąt utworzony ze słupów rozpork i i terenu. 
W ten sposób z dwu j a r z m powstaje sz tywny f i l a r 
przestrzenny o kształcie graniastosłupa (rys. 9 ) . 

C rPfti 4/6750 

c A"<Ó; 

V 
i - t -

L 70*70*7 

|\ monfazotve\ Rys 9 

ClV>!6 

Rys fO 

Sztywność ta jest potrzebna n a czas montażu i be
tonowania przęsła. K i edy przęsło stalowo-betono-
we stężeje, można wspomniane rozpork i i przekąt
nie w płaszczyźnie oczepów odjąć celem zwiększe
n i a wolnej przestrzeni pod mostem. Krzyżulce m u 
szą pozostać (rys. 4 ) . Betonowanie odbywa się bez 
rusztowań. Deskowanie podtrzymują same dźwi
gary stalowe (rys. 6) . 

Łożyska są kołyskowo-przesuwowc (rys. 8). 
Łożysko stałe tem się różni od ruchomego, że w 
główce szyny, w pobliżu każdego jej końca, jest 



wydrążone gniazdo, w które wchodzi czop (rys. 
10). 

W sumie otrzymaliśmy most bez kosztownych 
przyczółków, o małej wysokości ustrojowej i o pro
stej budowie z dźwigarów walcowanych, jedno
czący w sobie zalety mostu stalowego i żelbetowe-
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go, łatwy montaż, wielką sztywność i trwałość. 
D l a zwyczajnego przejazdu z przyczółkami (rys. 
3) dźwigary walcowane jużby nie wystarczyły. 
Trzeba byłoby tu zastosować most stalowy o po
moście dołem, a więc już konstrukcję bardzie j zło
żoną i droższą. 
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