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§3成果報告書

鋼橋技術研究会

国内設計基準研究分科会

第■ 5回研究分科会成果報告善

テーマ 1．フレキシブル型橋脚を有する連続桁の水平力の照査について

ド
2 ．トラス、アーチ系橋梁にお1ナる床組の付加応力と製作寸法の

　　考え方について

昭和62年5月■3日



H討議意見

1．フレキシヵレ型橋脚を有する連続桁の水平力の照査について

　（1）水平力を算出する場合、橋脚の剛性の大きい方（橋脚高の低い方）へ偏る

　　　可能性摯南るのではないか．

　（2）上フランジが床瞑で完全に固定されているとすれば、

　　　砺〆ρチ梶一卯壕茄

　　　　　μ・昌於ωf4ナ％魚）

　　　となり、軸力は　”下フランジ＋腹板の1．／3”で負担することになる。

　　　　　＿＿一巫二乏固芝

　　　　1　　　　　，　　7　一『　　　一一『『『一「

　　　　l　　　　　　　l　　　　　　誉i
　　　　l　　　　砥　　　　　r
　　　　　　　　　　　　　　｝　　　　　　　　←7一寿
　　　　　　　　　　　　　　　　　か智　　　　　　　・V

　（3）応力の分布が不明であるので、確定的な導とは分からない。

　（4）許容応力度は道示2・2・1の（3）の許容曲げ圧縮応力度を用いる場合が

　　　多いようである．

　（5）桁端串の局部的な応力解析が必要ではないか．

－



5

2．トラス、アーチ系橋梁の床組の付加応力と製作寸法の考え方について

　（1）アーチ支問100m程のローゼ桁で計算したが、端横桁と縦桁との連結を長孔

　　とすることにタり、応力叩軽減に効果があった．

（2）床組と同様に、床版にも付加応力（引張応力）が作用するので、配筋などに注

　　意する必要がある．’

（3）最近、溶接部のクラツクなどの損傷が問題になっているが、かような付加応力

　　も関係しているφではないか．

（4）付加応力や変形などを実測した例は、ほとんど見あたらない。

（5）結局、付加応力を軽減させる必要があるか否かは、経験的に判断しているよう

　　である

なお、橋梁と基礎　1981．4に

　　　”主構の変形によって床組構造に誘起される付加応力”

として詳しく説明されているので、参照して下さい．

以　　上
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　　謝離簡究会1示方書研究部会

麹1回国畷謹準駿分1桧成果鞭告書

　　　　　　ま淺　　　ヌ題

§1．アンカ＿フレ＿ムの引抜きぜん断に関する誕計法

§2．上部工，下部工，基礎工の立体解析にっいて
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§1．アンカーフレームの引抜きせん断に関する設計法

1　まえがき

　都市内に造られる高架橋の制限条件がますます厳しくなっている情勢の中、現地作

業の少ない鋼1、昏脚が多く揉用されている。この内、多数の橋脚の周辺に河川、埋設物、

地下構造、鉄道などが散在する。そのため、橋脚基部のフーチングの規模は構造上に

満足できないケースも多くあり、設計上に困難を来すこともたびたびある。

　現在の設計方法

　従来、アンカーフレーム部の応力を円滑に基礎へ爆達させるための照査方法はフー

チングにせん断面を想定し、平均せん断応力が許容値以下であるようにする。

　しかし、道路橋示方書では、向せん断面の取り方や、許容せん断応力度の決め方につ

いて規定されていない。実際、現在で行われる設計は、次頁から添附した首都高速道

路公団及び阪神高速道路公団の基準によるものが多い。
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1）　首都速道路公団（朗構造物設計基準）

§3　フーチング厚　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　、，

　　5引柱からグ）圧協力，引サ長力は直凄7ンカーフ」ノームに伝達される（’アンカーボルトとコンクリート

　とσ）付惹力を考えない）ものとして．アンカーフレームの引抜きせん1折に対して安全であるように7

　一チング厚，鉄筋配1置および7ンカーフレームの位置を決定するo

　図一23に引抜き・押抜きせん断の仮定面を示す。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　、「「、

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　n
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　蕎く／丁潔協よる

　　　　　　　1荘㌧麺1斧／／C　）に坊

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　＿L　　　　　一」

　　　　　　　　　　　　　　一一一一一人
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　図一23

～だし聾23のAの鰍鞍抗があり許搬の危灘差晩考えられる舳・，押抜きの

照。．責はしなくともよレ、。

　　1

●！

コ1
　／

このボルトダljの押主友きK：開して1土

斜線都の面積を考える

せん断の照査に用いる許容応力度は次のとおりとする。

灘＋基準強度σ、圭

　180　kg／‘イ

　240　　”

　300　　甜

許容せん断応．力度

　　　8kg／d

　　　9　　”

　　10　　〃
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環設計法の問題点及び対応策

上述の2つの計算方法については、次のような問題点が挙げられる。

一　ボルトカの計算方法

一せん断面の取り方

一許容せん断応力度の決め方

　これらの問題点は現在使われている2つの方法では統一されていないことは表一1

からの比較でわかる。一方、道路1、喬示方書ではアンカーフレーム部の設計に対する規

定がないため、当然、上述の問題点についても勉れていない。

表一1

ボルトカ計算方法 せ　　ん　　断　　力 許容せん断応力度

首
邸
公
団

杭　　方　　式

　一一［田

　　　　　『

1
！

σck－240kg／c古

τa－　9kg／c㎡せ
面

　　　　一謡・～余＼L↓

阪
神
公
団

コンクリート方式

二面

ぜ
ん
．
断
而

余＼眞 σck－240kg／c㎡

τa－　7kg／c蕾

　以上の問題点の内、特にせん断面の取り方がフーチングの規膜に大きな影醤を与え

る。例えば、図一1にように、鉄道と地下埋設物によってフーチングの大きさが制約

される場合、首躯公団基準の一面せん断で設計すると、発生応力度が許容応力度の上

限（コンクリート標準示方書参照）を超え、設計困難となる。
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討議内容及び文献考察

し）　参考文献による破壊性状をみると、斜めせん断破壊でなく、アンカーフレーム部

　背面の応力によるすべり出し破壊のように見え、水平補強筋（図一3）による補強

　効果が大きいではないか。

F－r二ニコー’〒｝一㎜ヨ　　　ー
　　＿一　＿＿　ズ・，一II瞬三筋
　　　　　，｝「一一『　　1

　　　　　ニコニ1
　　　　　一一一†一一一　　1
＿ニヌ＝二二；ド（・十噸壊面

図一3

2）　参考文献のひび割れの発生順は次のとおりである。

①

②

③

フーチング上面、アンカーフレーム前面の縁端側

フーチング縁端面の下側アンカーフレーム埋込み深さ附近

フーチング」二面のべ一スブレートの側面

上の現象から、弾性領域内では斜めせん断破壊のように見える。



5参考来献
1千

フーチングにおける鋼橋脚アンカー部

　　　　　　の破壊機構と補強方法

秋　元　泰　輔卓　　桜　井

宮　内　博　良畔

順寧軸

まえがき
　首都高速道路における高架橋の下部構造物は，鋼橋脚とコソクリ

ートフーチソグから構成されていることが多い．この場合，橋脚下

端には鋼製ぺ一スプレートがあって，アンカーボルトを介してフー

チング中のアソカー7レームに連結されている．

　この鋼橋脚アソカー部は，鋼構造からコγクリート構造への構造

要素の急変点であるため，その応力伝達機構は複雑なものとなって

いる。また，特にアンカー7レームとフーチング縁端との距離（以

下，縁端距離）が小さい場合のアンカー部の耐力等については，ほ

とんど解明されていないのが現状である．

　以上のような観点から，本研究では，鋼橋脚アソカー部について

模型実験を行い，フーチング部分の破壊機構と，特に縁端距離が小

さい場合のフーチソグの補強方法について検討を行った。

1．　現行設計法とその問題点

　ここでは・現在首都高速道路公団で行われている鋼橋脚アンカー

部の設計方法について以下に簡単に記す．

　まず初めに・アソカーポルト軸力が，設計荷重に対して杭方式，

あるいはRC方式により計算される．ここで，杭方式というのは，

ベースブレート下のコンクリートの抵抗を無視し，アンカーボルト

が杭のように抵抗するとして計算する方法である．これに対し，RC

午 輿柱

ぺ一スプレート

剛癬
アン刀一ホルト　俘

下側アンカ
ービーム

　　　『
このポルト列に作用する引張りカ7に
対しせんi断抵抗面積4で抵抗する．

　　　　T
τ＝函砿≦㌔
図一1せん断抵抗面のとり方
　　（首痕：高速謹路公団基準）

せ

ん

断
撫
抗
面
∫

塵1

　　　　　　　　　1　一　　　　　　　一r陶r』■＿
　　　　　　　縁端距畦

図一2　縁端距離の小さい場合

方式はアソカーポルトを単鉄筋，複鉄筋，あるいは周囲鉄筋として

考え，アソカー部を曲げおよび軸力を受けるRC部材として計算す

る方法である．

　次に，計算されたアンカーポルト軸力に対して，ベースプレート

は脚住を固定端とする片持ち梁として設計される．また，アγカー

フレームはアンカーボルト位置を支点とし，コンクリートから等分

布の支圧力を受ける連続梁として設計される．この場合，脚柱から

の圧縮力，引張り力は直接アンカーフレームに伝達されるものとし

て蘇ぞ；嬬5場；上享嫌ほ纏黙1，抜●

きに対して安全となるように，フーチング厚。鉄筋位置，およびア

γカーフレーム位置が決定される．この場合，図一1に示すようにア

ンカーフレーム端部から45。に伸びるせん断抵抗面を想定し，その

平均せん断応力度が許容値以下となるように設計される．

　一方，都市内における基礎構造物は，地下埋設物や近接構造物等

の制約を受けることが多く，図一2に示すように縁端距離が小さくな

る場合も少なくない・この場合，設計上のせん断抵抗面積が減少す

るため，縁端部に縦方向の補弦鉄筋を配している．しかしながら，

この補強鉄筋の効果等については具体的に明らかにされておらず，

縁端距離が著しく小さい場合には補強鉄筋が過密になるなど，設計

上の問題点となっている，

　このような背景から，本研究は，鋼橋脚アソカー部のより合理的

な設計方法と縁端距離が小さい場合の補強方法の確立を目的として，

実験に．より検討を行ったものである．

2，賜の基本方針　　　　　　　●
　図一1に示したように，アンカーフレームの引抜ぎに対する照査は，

引張り側アソカーポルト列に発生する引張り力を作用荷重として計

算されている．そこで今回は，下側アンカーフレームの引張り側の

みを考慮し，単純化されたモデルによる基礎実験（タイプA）と・

実物との相似モデルによる脚柱曲げ載荷実験（タイプB）の2タイ

ブの実験を行った．

　また，実段はコソクリートの岐壊に主眼をおき，アソカーフレー

ム，アンカーボルト等の鋼材は実際に使用されている材質とは無関

係に，コソクリートの破壊に先立って降伏しない強度を有するもの

を用いた．

　・首鵡高速道路公団保全施設邸保全企画誤竃五役

騨　　　　〃　　　　工窮部工務企画課

○．．　　　〃　　　　第一建設部設計課
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3．　基礎実験（タイプA）

3司　供　試体

　基礎実験（タイプA）に用いた供試体は，図一3および表一1に示

すように，縁端距離，縁端部補強鉄筋量を変えたA［～A監oの10ケー

スとした。これらの供試体は，すべてフーチング天端から200mm

橋梁と基礎　85－10



の深さに埋め込まれたアソヵ一ブレートを，2本のアンカーポルト

により引き抜く片引き繰返し載荷としている．また，補強鉄筋は，

ア／カープレートとフーチソグ縁端との中間に，図一4に示す方法で

配置した．

3－2　ひび割れ荷重と最大荷重

　タイブAでは，全ケースとも引抜き荷重によりフーチソグコンク

リートが破駿された．実験結果の概要を表一2に示す．

　ここで，各ケースについて，ひび割れ荷重をP‘，最大荷重をP皿・竃

として，次のように定義する．

　　　a；フーチング縁端部に主となるひぴ割れが発生した荷重

ゆ
山

何重計

センクーホー
ジ甲ッキ

1直

ll・

一！一 アンカ

ユ
アンカー　　　　1

プレート引澱口の o
o
c

、』1

一
・
岨O

O
マ

一　一

　　10005001　　　　500

　　　　　　　　　　　　　　　　　　500　　　『‘｝一〇
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　100　8
　　　　　　　　　　　　　　§§A，ロロiAr§

　　　　　　　　　　　　　　。〇一　　」　　il　一
　　　　　　　　　　　　　　　§　200　葡一8
　　　　　　　　　　　　　　　0　　　　　　　　　3　　　　　　　　　　　　　　　0　　　　　　　　　審　　o　　　正面図　　　　　　　　　　　　　　　oA：“　　2iAg8
　　　　　　　　　　　　　　　一　　峯100彗　一

　　　　　　　　　　　　鑛灘

　　　　　　　　　　　　プレート　　　　　2300

　　Pm三，；ジャッキに取り付けた荷重計が載荷中に示した最大荷重

　各ケースの瓦，P皿、．は表一2に示したとおりである．また，図一5

に緑端距離とP‘，P醐罵との関係を，図一6に補強鉄筋断面穣と君，

Pm翼との関係を示す．これらの図妄より次のことがわかる．

　①　縁端距離8＝0の特殊なデース（AL）を除くと，P¢，Pm、寓に

　　は次の関係がある．

　　④補強鉄筋のないケース（A2，A3，A・）…・…・・…P冴P燗翼

　　◎　補強鉄筋のあるケース

　　　　　縁　ll3畷燈ん）ト・・』』一叙㌔

　　　　　　　　　200mm（Ag，A彗。）……………一・…a＝pma翼

　　　すなわち，補強鉄筋のないケースと縁端距誰が比較的大きく

　　補強鉄筋量の少ないケースでは，縁端部コンクリートにひぴ割

　　れが生じると同時に耐力の低下が始まることがわかる．

　②　縁端距離が大きいほど瓦，・Pm。竃は増大する．これは，縁端

　　距離が大きいほどひぴ割れ防止効果があり，かつ鮒力が増大す

　　ることを示している．

　③補強鉄筋の効果は，P㎝．翼に対してはD16で補強したケース
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表一1　供試体（タィプA）

配置

供試体

蚤　号

縁端距離

　㌧㎜1
補強鉄筋

　　　　ローディングパターン

〔数字は各サイクルのピーク（τ）を示す〕

A1 o 無 0－5－7、9－11－13－L5．0
A： 100 無 0－10－13－16－19－21－24～25．5
A3 200 無 0－LO一！3、16陶19、2ト24、27，0
Aε 500 無 0．15－25－30－32．4
A5 100 畏OD16－c巳c＝100 O軸10陶14－18、22－26－33．2
A6 100 10D13－CtC騨100 0、10、14、18軸22陶27．1

A7、 100 10DlO－CtC司00 0－10－13－16－19－22－27．0
A8 ㎜ 10D16－CtC零1QO 0り10、14、18－22、26噂30噂34陶38．7
Ag 200 LOD16－cこc司00 0一！0－14－18－22－26－27．5

A』o 200 10Dl6－c竃c＝100 0－10－14陶18、22、26－29．0
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表一2実験結果の優要（タィプA）

俄　試　体 ひぴ割れ

荷　　重

P‘（t）

最大荷重

P爾“（ヒ》
破壊状況

番号
徹端距離
　（㎜）

補佳

鉄筋
A聖 o 無 一

置5．O アンカープレー

トとともにコン

ク，’一ト・が錘状

に扱け出す

A2 100 無 25．5 25．5
A3 ㎜ 無 27．0 27．0
A4 鋤 無 32．4 32．4
A5 loo D16 24．0 33．2

コンクリートが

めくれて．アン

カープレートが

抜け出す．

A6 100 D！3 26．O 27．1

A7 ioO DlO 25．0 27．0

A8 200 D16 36．0 38．7
Ag 200 D13 27．5 27．5
AIo 200 DIO 29．0 29．0

＼　A．（P　l　　ず　　　ド
　A．（P）
　　ユ　　　　‘　　　．

　　　←一一噸無筋

　　　一D10
　　　同D13
　　　齢一一咽D16
　自抜さの7一ク儲P，を示す
　　（P。〈P胴、黒の供試体）
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　　　　　　図一7　荷重とアγカーポルト引抜き変位量との関係

　　のみ現れており，DIO，D13で補強したケースのP節“は無筋

　　のものと大差がない．これは・。耐力に対してはある値以上の鉄

　　筋量がなければ効果を発揮せず，耐力がコソクリート負担分と

　　鉄筋負担分の累加によるものではないことを示している．

　　　また，」P‘に対しては，縁端距離が小さく鉄筋量が多いケース

　　のみ増大しているが，他のケ‘スでは無筋の場合と大差がない．

3－3　荷重一引抜き変位量

　図一7は，荷重とアソカーポルト引抜き変位量との関係を示したも

のである．ここでいう引抜き変位量（δ）は，次の3種類の変位量

の合計であると考えられる．

　　　δ翠δL十δ2→一δ3

　ここに，δジ載荷装置のガタ，アンカープレートのすべり等によ

　　　　　　る変位量

　　　　　δ2；アソカーボルトの弾性伸ぴ

　　　　　δ3；コシクリートのひび割れによる鉛直変位量

　ここで，図より以下のことがわかる．

　①　幾つかのケース毛，載荷初期に以後と比べて荷重一変位曲線

　　め傾きが小さい部分がみられ，δ2によるものと考えられる．

　②①のすべり後，変位はほぽ弾性的に増加している，これはδ2

　　によるものと考えられる．実際にはアソカーボルトとコソクリ

　　ートとの付着の作用があるため，各ケースともこの弾性伸ぴ変

　　位量眺計算値よりやや小さ緊ものとなっている．

　　　サイク’レ　　荷重（t）
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　　　　　　図一9岐壊後のコンクリート形状の一例（タィプA）

　③無筋のケースでは，瓦（；P即．器）以後荷重が急激に低下して

　　おり，脆性的な破壌性状を示している，

　④　補強鉄筋のあるケースでは，P¢以後変位の増加が大きくなっ

　　てPm．冨に達する．鉄筋量最大のA5，A6では，鼎以後わずか

　　に荷重が落ち込み，再びPm、翼唱まで増加しており，じ他に比ぺて

恥らP＿間での変位量が大きい，逆1こ，縁端距離が2？・一●

　　で鉄筋量の小さいA50では，Pm、．後の荷重減少は急激であり，

　　無筋の場合に近い挙動を示している．これらから，Aloを除き

　　補強鉄筋はひび割れ後の耐荷力の急減を抑えていることがわか

　　る．

3叫　ひび割れおよび破壊の性状

1）　ひび割れの性状

　図弔は，補強鉄筋のないケースA3と，補強鉄筋のあるケースA8

について・実躾終了時のフーチソグ‡面およぴ縁端面めひぴ割れを

示したものである．

　ひび割れは，発生位置で次のように，分頑できる、

　④　フーチソグ縁端面で発生する登び割れ

　◎　フーチγグ上面の反縁端側で発生するひび割れ、

◎　フーチジグ上面のアンカーボルト付け根で発生するひび割れ

　これらのひぴ割れ状況をまとめると・以下のとおりである一

　①　④，◎は全ケースで発生レ，破壊』面を形成する主ひび割れと

　　妨仁一　　　　肖　　　　●
　　　　　　　　②④は無筋のケースでは1本だけであるが，

　　　　　　　　　補強鉄筋のあるケースでは，鉄筋によってコ
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　　　　　　庄》図ではフーチング上面と縁端面を同一平丙に展閣している・

　　　　　　　　図一8　ひび割れ観察結果の一例（タィプA）

　　ソクリートめ応力が分散さ五るため，’複数の

　　ひぴ割れとなる．

　③◎は無筋のケースでは局部的なものに終わ

　　るが，補強鉄筋のあるケースでは，破壊面に

　　形成する主ひぴ割れに達する．

2ッ破壊の性状
　図一9は珊（縁端距離200mm，補強鉄筋なし）

について，破駿されたコソクリートを取り去った

後の破壌面の形状を示したものである．

　・これ≧1）φひび割れの準黙とがら次璽ことが

わかる．

　①‘取壊面り形状は，スラブり押抜ぎぜん断破

　　壊に近似しており，破壊面の角度ばアンカー

　　ブレートからフーチソグ表面方向に45●から

　　水平へと変化している．
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図一10　コンクリート内部応，力の一例（タイプA）

　　　②　無筋のケースでは，フーチング縁端面と上面の反縁端側にひ

　　　　ぴ割れが発生すると同時に破壊に至り，載荷を続けるとコソク

　　　　　リートごと錘状に抜け出す．

　　　③補強鉄筋のあるケースでは，アソカーポルト付け恨から発生

　　　　　したひび割れが放射状に伸ぴ，上面コソクリートがめくられる

　　　　　ように，して盛り上がり，アンカーブレートのみが抜け’出す．

　　3－5　コンクリート内部応力

　　　図一10は，A4（縁端距離100mm，補強鉄筋D16）について，ア

●γカープレート長軸方向断面（a噸面）および短軸方向断面（卜b

　　断面）のコンクリート内部主応力を図化したものである，コンクリ

　　　ート内部応力は3軸モールドゲージにより測定している．

　　　　これより，内部応力は全．般的に次のような傾向を示していること

　　がわかる．

　　　①　アソカープレートに近い部分から先に応力が大きくなってい

　　　　　る．

　　　②アソカープレートの近い部分での主応力の向きは，ほとんど

　　　　の場合，水平面に対し45。の角度をなしている．また，主引張

　　　　　り応力の向きと破駿面がほぼ直交することから，破壊面では純

　　　　引張り；こ近い応力状態であったと推察できる．

　　　③　アソカーボルト埋込み部付近で大きな応力を示しているもの

　　　　が幾つか見られ，アソカーボルトとコンクリートとの付着の影

　　　　響を受けているものと思われる．

　　　3－6　縁端部補強鉄筋のひずみ

　　　図一11は，補蓮鉄鋳のあるケースA5～A2について，引抜き荷重

●
　　　とアγカーブレ｝ト前面に位置する補強鉄筋に生じたひずみとの関

　　　係を示したものである．これから次のことがわかる．

　　　①　初めは荷重にほに比例して鉄筋ひずみは増加しているが，Pc

　　　　付近で急激にひずみの増加率が大きくなる変化点がある．これ

　　　　　は，コンクリートの受け持っていた荷重が，ひび割れを境に急

　　　　　激に鉄筋に移行したものであると考えられる．

　　　②急変点以後・Pm“までのひずみの増加量は，縁端距離の小さ

　　　　　いケースの方が大きく，また，鉄筋量の多いケースの方が大き

　　　　　い傾向iこある．
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　　　　　　図一11　鋒端部補韓鉄筋のひずみと荷重の関係

　③　」Pm、竃時の鉄靭ひずみは，A5のみ1500μ縁どに達しており・

　　最大で2000μ近くになってから急減しているが，他のケース

　　では500μ程度以下である．

　以上より、A5を除き，補強鉄務ばほとんど降伏まで至らないうち

に供試体の耐力が失われたものと考えられる，

4．　脚柱曲げ載荷実験（タィブB）

4－1供試体
　脚柱曲げ載荷実験（タイブB）に用いた供試体は．図一12およぴ

表一3に示すように，縁端距離，縁端部補強鉄筋量，側面アソカーポ

ルトの有無，軸力の有無をパラメーターにB1～B8の8ケースとし

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　PC鐸優
　　　　　　　　　　　　　　　　　　1650
　　　　　　　　　　勺ンク＝夜一ル　イ　a

供試体　縁端箆離
　　　！
番　号r　（㎜）・

　　　　　　側　面
補強鉄筋
　　　　　　ボルト

鉛直力

い）

　ローティンクパターン

［各サイク’レのビーク（甫

B尾　　　100　． 無　　　　　有’ o、 0－5、10鞠15陶20～25，6

B三1　1｛）o　！ 無　　　　聖　無 o 10－5－10」15－19．O
Bユ　1　501） 無　　　　1　有 ’0

　　閣
く）一5～10－20－29．1

、無 有 5亀）　　i　O、5、11）、15～2L）、25－30－33，7

ン『

B尋　　　10り

B5　　　　19｛〕　　　2σDL3－CtC昌10q）　　　無 0　　　，0～1‘）、2U－30～40．8

B丙　　　　1σ0　　　　2【）Dし6－etC禺1し）O　　　　有 0　　　I　r、～5－1Q、15、2吐）一3‘）、＿匹o－59．｛）

37　　　1駒　　　2りDl，シCtCiLり1）　　fゴ ）　　　・し1－1〔）～2り～3r》～＿匹0－49　0
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5050 表一4実験結果の慨要（タイプB）
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図一13　絹躍部補強鋤（タイプB）

た，これらの供試体はすべて，7一チング中央に設置した反力柱か

らPC鋼障により供試体脚柱を引っ張る片振り繰返し載荷としてい

る。また，Bるは上部構造死荷重反力の影響をみるために，SEEEケ

ーブルにより50tの鉛直荷重を導入している．縁端部補強鉄筋の詳

細は図司3に示すとおりである．
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4－2　ひび割れ荷重と最大荷重

　タイプBにおいても，全ケースとも載荷によりフーチソグコソク

リートが破壊された．実験結果の概要を…昏4に示す．また，図一14

に緑端蓮離とひぴ割れ荷重（瓦），最大荷重（P皿．．）との関係を、図

一15に補強鉄筋断面積と・PG，P恥属との関係を示す．これらの図表よ

り以下のことがわかる．

　①　縁端距離の大きいケースでは，」P‘，Pm、呂が大きい．縁端距離

　　と・P¢，Pm・翼との関係はタイプAと同様な傾向にあると思われ

　　る・　　　　　‘　　　●
　②補強鉄筋の瓦への効果は小さいが，鉄筋量の増大に伴い、P。，a、

　　は大きく増大し，その増加量は鉄筋量とほぼ比例関係にある．

　　よって，耐力はコソクリート負担分と補強鉄筋負担分の累加に

　　よるものとして整理される．

　③　側面アソカーポルトの有無はPσには影響しないが，側面ア

　　ンカーポルトのないケースではPm．罵が小さくなっている．

　④鉛直力の導入によって・P‘，P馳・は増大しており、鉛直力はひ

　　び割れを抑え，耐力を増大させる効果があることを示している．

4－3　荷重一柱水平変位量

　図一16は，タィプB全ケースについて，荷重と載荷位置におげる

柱の水平変位量との関係を示したものである．これより以下のこと

がわかる．

　①　補強鉄筋の有無にかかわらず，初めは荷重に対し変位は弾性

　　的に増加している。この後，無筋のケースではP6付近で変位

　　が急激に増大するが，補強鉄筋のあるケースではPc以後もし

　　ばらくこの弾性的な変化を鵬翻こ変位の増加率を増しな●

　　がらP鳳に達している．しかし，・P閥罵後の荷重低下はむしろ

　　補強鉄筋のあるケースの方が大ぎく，緑端部補強鉄筋による変

　　形性能（靱性能）の向上は特に認、められない．

　②　初期の弾性剛性は，鉛直力を導入したB、が若干大きい偉か
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図一15　縁堵記補強鉄筋断面積とP．，P融．との関係（タィプB）
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　図一16荷、面と柱水平変位肚との関係
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図一17　ひび割れ観察結果の一例（タィプB）

　　はほぼ等しく，初期剛性は縁端距難，補強鉄筋量および側面ア

　　ンカーポルトの有無により変化しないことを示している．

4－4　ひび割れおよび破壊の性状

1）　ひび割れの性状

　図一17は，B3（縁端距離500mm，補強鉄．筋なし），B6（縁端距離

100mm，補強鉄筋D16）について，実験終了時のひび割れを示し

たものである．ひぴ割れの大部分は・発生位置で次のように分類で

きる．

　・∋　フーチング縁端面の下側アソカーフレーム埋込み深さ位置付

　　近で発生するひび割れ

橋梁と基雇　85－10

◎　フーチソグ上面のベースブレート縁端側で発生するひび割れ

◎　フーチソグ上面のぺ一スブレート側面卸で発生するひぴ割れ

e　④の下方で発生するひび割れ

以上より，ひび割れについて次のことがわかう．

①全ケースとも発生順は◎一④一→◎である．④は下側アソカー

　フレームから発生したひび割れがフーチング緑端而に達したも

　のであり，◎ばアソカーポルトとコγクリートとの付着による

　ものである．

②　補強鉄筋のあるケースでは，フーチソグ緑端面に無数のひび

　割れが発生する．これは，補強鉄筋により縁端音器の弓呂昊り応力

23
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8－8

　　　　　　　破壊後のコソクリート形状の一例（タイプB）

　　が分散されたためであると考えられる．

　③　フーチング上面のベースブレート反，操端側（圧縮側）では，

　　ひぴ割れはほとんど発生しない．

　④　④のひぴ割れは左右に進行するに従いほぽ水平とな肌　フー

　　チソグ側面にまで達している．

2）破壊の性状
　図一18は，B3（縁端距離500mm，補強鉄筋なし），B6（縁端距離

100mm・補強鉄筋D16）について・確壊面の形状を示したものであ

る．これらと1）で示したひび割れの性状とから次のことがわかる．

　①無筋のケースでは。縁端面の下側アンカーフレーム埋込み深

　　さ位置付近のひぴ割れの幅が大きくなるど同時に，その下方の

　　ひび割れとの間のコソクリートブロックが縁端側へせり出して

　　くる．これは，アンカーフレーム全体の傾きの増大に伴い，下

　　側アソカーフレrムが縁端側へ押し出されるように変位するこ

　　とにより，縁端部コソクリートが水平方向の押抜きせん断破壊

　　をし指ものと考えられる．図一19に模式図を示す・

　②　補強鉄筋を配したケースでは，フーチソグ上面のベースブレ

　　ート側面側ふら発生したひび割れが縁端に平行に伸び，そのひ

　　ぴ割れと縁端との間のコソクリートがあくれ上がるように破壊

　　する．コソクリートブロックのせり出しぼない．

　③破壊面は1下側アソカーフレームからはほぽ水平または斜め

　　上方に縁端側へ向かう面，斜め一ヒ方に側面側へ広がる面，およ

　　びアンカーフレーム背面の鉛直に切り立った平面から購成され

　　る．

　④　アソカーフレーム内部のコンクリートは，アンカーフレーム

24

　　と一緒に抜け出しており，アγカーフレーム内でのコンクリー

　　トのひぴ割れ等は目視では観察されなかった．

　以上の諸点から，タイブBの破壊機構は，まず下側アンカーフレ

ームの引抜きせん断，次いでアソカーフレーム全体が剛体的に回転

して傾くことによる水平方向の押抜きせん断破壊へと続く，複合的

なものであると考えられる．

4－5　コンクリート内部応力

　図一20は，B轟（縁端距離100mm，補強鉄筋D16）について．ア

ソカーフレーム中心軸断面iにおけるコンクリート内部主応力を図化

したものである．内部応力は全般的に次の傾向を示している．

　①　初めに引張り主応力が増大し始めるのは，上下アンカーフレ

　　ームの縁端側（引抜き側）の周辺である・各ケースでばらつき●

　　はあるが，引彊り主応力はアソカーフレーム・内部の方が縁端部

　　よりも先に大きくなる傾向がみられる．

　②　アンヵ一フレーム内部での圧縮応力は，下側アンカー7レー

　　ム縁端側からべ一スプレート反縁端側へと流れている・

　③　ひび割れ荷重＆を超えた段階で，①の位置のすべておよぴ

　　②の位置の幾つかで，引張り主応力は割裂試験によるコソクリ

　　ートの引張り強度以上の値を示している．

4－6　縁端部補強鉄筋のひずみ

　図一21は，B5（縁端距離100mm・補強鉄筋D13・側面ポルトな

し）について，各荷重サイクルピーク時ごとの縁端部補強鉄筋のひ

ずみ分布を示したものである．また図一22は・鉄筋ひずみと荷重と

の関係を示したものである．なお，鉄筋ひずみの測定点は，いずれ

もフーチソグ上面から下方へ450mmの泣置である。これらの図か

ら次のことがわかる，

　①　鉄筋ひずみは，中央部に近い鉄筋ほど大きい山形の分布を示

　　しており，中央部鉄筋のひず入は降伏ひずみを超過している，

　②　荷重一鉄筋ひずみ曲線は，鉄筋位置によらず荷重12t前後に

橋梁と基礎　85－10
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表一5　アンカービーム応力の実測埴と計算値1
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図一23　アγカーポルト軸力分布の一例

　　　　　0　　50Q　IOOO　150020CO2500
　　　　　　　　　　　鉄窮ひずみ（，の

　　　図一21縁端部補強鉄筋のひずみ分布の一例

　　ひずみの増加率の急変点がある．初めの傾きID小さい部分では，

　　フーチング縁端部に生じた引張り応力はコソクリートが受け持

　　っていると考えられ，その後Pごに達する以前の荷重段階で鉄

　　筋位置にひぴ割れが発生し，急激に鉄筋に応力が丘違されたも

　　のと思われる．

　以上より，縁端部補強鉄筋はアソカー7レーム中央部に近い部分

ほど有効に働いており，耐力の増犬に寄与しているものと考えられ

る．

　　5．　現行基準類との比較と考察

　　5－1　アンカーボルトの軸力

　　　図一23は，BoについてP。，、竃時のアンカーボルトの軸力分布を示

　　　したものである．この図で直線および破線で示したのは，それぞれ

　　杭方式あるいは周囲鉄筋RC方式により算定したアンカーポルト軸

　　　力の計算埴である．
●この図より，アγ力一ポ，レト軸力の実温11値暑よ，周騰RC方式

　　による計算値によく符合していることがわかる．よって，今回の実

　　験のようにベースブレート下のコソクリートの充墳性がよい場合に

　　は，杭方式よりも周囲鉄筋RC方式によりアンカーボルト軸力を算
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定した方がより現実に近いものと思われる．

5－2　アンカーフレームの応力

　表一5は，鄭についてP既．．時のアンカーブレートの応力の実測

値と計算値を示したものである．なお，応力計測位置は衷下の図に

示したとおりである．

　表より，アソカープレートの応力の実測他は計算値の196以下で

あり，よって，アソカープレートは周囲のコソクリートと協同して

合成部材として働いているものと思われる．ゆえに，現行設計法に

おける一アソカーボルト位置を支点としてコソクリートから等分布

の支圧力を受ける梁”としての仮定は，現実を反映していないもの

と考えられる．

5－3　鉄筋寄与率の算定

　前述したように，縁端部補強鉄筋のひずみ分布は，アγカーフレ

ーム中央部に近い鉄筋ほど大きい山形の分布を示している．ここで，

タイプBにおいて，緑端部に配置した20本の補強鉄筋のうち何本が

有効に働いているかを試算した．

　タイブBにおける耐力は・コ！クリート負担分と鉄筋負担分の累

加によるものと考えられうので，縁端側（引張り側）アンカーボル

ト4本のPm．罵時における引彊り力（実測埴）の合計丁亭（t）と鉄筋

1本あたりの断面債（公称断面積）・43（cmヲ本）が，

　　　Tウ冨丁‘十α・ん

　ここに，

　　　　Tc；コソクリート負担分（t）

　　　　α；定数（t・本！cm2）

の関係にあるものと仮定する．二こで，縁端距離が100mmで鉄筋

径を変えた4個の供試体（Bh、B6・B7・Bo）の実験結果よ、り・最小

2乗法でTc，αを求めると，

　　　T‘富56，6t

　　　α＝43。4t・本／cm！（相関係数r富0，991）

となる．よってαを鉄筋の降伏応力（3600kg／cm2；材料試験値）

で除すと有効鉄筋本数が求められる．すなわち，

　　　43．4t・本ノcm2÷3．6t／cm2＝12．1本

となり，鉄筋12本分の降伏強度に値する引張り力が，縁端部補強鉄

橋梁と基礎　85－10

GC務により受1ナ持たれていたことがわかる。

　5－4　縁端距離と最大荷重との関係

　　図一24は，タイブAの浦強鉄務がなく縁端距離を変えた4假の供
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　1
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1　　　　12．61’7了一15・gi
l　A’A，重望一乙芸7＝c・99φ

　i　　　　　　　　　　　　　　　、c；＝董一．匡■三

〔∩1

∠）

　AI　実喜癖テス1ゼース監1鞭
　ト　／　　㌔冨174・Okg㎝＝厩場費三、
　　　　　　　　　　　　　　　　1
　　　　　　　　　　公諺基」些1互
10旨

～　o 　　　1　　　　　　2
詠璃距聖と7里込み票∈の比ed

　　　　　　　　図一24　縁端距離と最大荷重との関係

試体（A量～A4）について，最大荷重（アンカーブレートに作用する

引張り力）と縁端距離の無次元量（縁端距離とアンカープレート埋

込み深さの比）との関係を示したものである．図中に曲線で示した

のは，実験値を縁端距離の無次元量8／4の3乗根の比例関数として

近似したものである，また，現行の首都公団基準により算定した許

容荷重曲線（以下，公団基準値）と，一方でせん断抵抗面積をACI

の規定により算出し・公団基準と同じく許容せん断応力度を8．Okg

〆cm2（σ‘匙＝180kg／cm2の場合）としたとぎの許容荷重直線（以下，

ACI基準値）を併せて示した．

　このACIの規定は，スラブの押抜きせん断耐力に関するもので，

図一25に示すように・道路橋示方書と同様，荷重分布域から部材厚

の1／2の距離に限界断面を想定し，その周長に部材厚を乗じたもの

を設計せん断抵抗面積としている．また，自由縁との距離が小さい

場合は，限界断面を自由緑に開放している．ここでは，アンカープ

レートを荷重域，アンカープレート埋込み深さを部材厚，フーチン

グ縁端を自由縁として考えている．

　図より，公団基準値はACI基準値より安全側の値を与えている

ものの，縁端距離が小さい場合には過大な安全率となっているもの

と思われる。これに対し，ACI基準値は実験値と傾向はよく合って

いるが・実設計にあたっては許容せん断応力度を低くおさえる必要

があると考えられる．

　また，ACIの規定による限界断面内に位置する補強鉄筋本数は10

本であり・前節で試算した有効鉄筋本数12本にほぼ一致する．

　よって現状では，アンカーフレームの引抜きについて，せん断抵

抗面積をACIの規定により算出し，縁端側（引張り側）アンカー

ボルト列に働く引張り力の合計に対して，コンクリート負担分と，

限界断面内に位置する補強鉄筋の負担分との累加により抵抗すると

考えて設計を行うのが妥当であると考えられる．

　一一←一一一一r　　　　　　r一一一一「玉、．亭二＝

　　　碧轡l　　l3…・う

　　　・，，＝21じ1窄わ＝＋2の　　　占1、二5；一2ら，2・’一2じ

　　　　　（a）　　　　　　　　　　　（b）
　　　　　　㌔1，lb）のうち這・・万を㍉，ヒずる，

　　　　　　　　　『＝丑竺≦ζ
　　　　　　　　　　　6P・d

　　　図一25　ACI規定によるせん断抵抗面積のとり方

　コンクリートから等分布の支圧力を受：ナる梁として計算した値よ

　り，格段に小さい．

6－2　脚柱菌げ載荷実験（タイプB）
①脚曲：ず載荷Fこよるフーチングの破壊性状昌よ，まず下側アソカ●

　一フレームの引抜きせん断，次いでアンカーフレーム全体が剛体

　的に回転して傾くことによる水平方向の押抜きせん断破壊へと続

　く裡台的なものであると考えられる．

②　縁端部補強鉄筋の配筋により耐力は大きく増大し，その増加量

　は鉄筋量に舞例する，よって，耐力はコソクリート負担分と鉄筋

　負担分の累加によるものとして整理される。

③縁端部補強鉄筋のひずみは，中央部に近い位置にある鉄筋ほど

　大きい山形の分布を示している．

④アンカーボルトの軸力は，べ一スプレート下のコンクリートの

　充填性がよい場合には，周囲鉄筋RC方弐により算定したものが

　現実に近い．

あとがき
　鋼橋脚アンカー部について模型実験を行い，フーチソグ部分の破

壊機構と，特に縁端距離が小さい場台のフーチングの補強方法につ

いて検討を行った・　　　　　　　●
　本検討により，7一チングの破壊機構，縁端距離の影響，補強鉄

筋の効果等について，ある程度明らかとすることができた．現在，

この実験に引き続き，より実際に近い模型による追加実験を行って

おり，この結果についてもいずれ機会があれば報告したいと考えて

いる．

　最後に，本実験の遂行にあたりご尽力いただいた㈱建設技術研究

所の五十嵐功氏，山登武志氏，大：丸隆氏に，誌面を借りて深謝の意

を喪したい．

6．　結　　論

　本検討により得られた結論を列記すると以下のとおりである．

6－1　基礎i美…験（タイプA）

①　7ソヵ一プレートの引抜きによるコンクリートの破壊性状は，

　スラブの押抜きせん断破壌に近似している．

②縁端距離と耐力との関係は，せん断抵抗面積をACIの規定に

　ょり算出した場合が，実襲値とよく符合する．

③　アンヵ一プレートの応力は，アンカーボルト位置を支点とし，

26
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容
i

［ 1 【

上部工i1） 地震力・風荷重

のかけ方

2）　RC床版の岡1！度

3）　橋脚の水平変位

　　　　　＞ぐ

　　［へ　　　　　ll
　　’1ト　　　　〃

　　　尽》／ノレープ癖面

地震力：各橋脚の橋軸と直角方向

風荷重：各支間の法線方向

　　　　　　　yl　y3　y2

　　　　　　　　　　．71C

　　　　　　l’

　　　　　　L昌i

a）　床版の剛度を評価しない。　（その1）

　　　　1＝iyl＋Iy2
b）　床版の剛度を評価し，ない。　（その2）

　　　　1＝I　y3

c）　床版の割度を評価する。

　　　　1＝ly3＋　Ic

首惹B高速公団　　　δa≦田cm（旧規準）

阪峯申　　〃　　　　　 δa≦工Ocm

名古屋道路公社　　δa≦10cm

実際、首都高速では30cmまで設計している。
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領　別、　項 目

下部工1不等高橋脚の剛度

　　　謂整

基礎工

内 容

　　“
、　　 ，卜、

　P1　　久へ

li

l

i　I

：1

”

ホ

『1・
’拝’

P2

1！

Il

ii

Il

P3

高1、鶉脚と低1，鶉脚の応力集中度合もしくは変位の

調笹方法。

！1

．耽

P4

バネ値の設定

　道路1，謡示方書W下部構造編に示す齢変位法”計算式を変形することによっ

　て下図のように等価なモデル化を行う事ができる。

（群　抗）

；、1、ilレ

1
＿
　 L」　一
　i　　　誇

　　　　Kv

こ＝＞

D・杭径　 n；杭総本数

田1坑1本の曲げ剛性

（1本梁モデル）

　　　へV

E卜＝　11●E！　　Kθ＝Kv。ΣX

橋脚で試算した結果、右表

のように妥当性が確認され

た。

kli；n・kl！・D　Kv旨n・Kv，

群 杭い本梁モデル

δx（皿皿〉　17．S 17．8

δy（皿田）1

α（rad）　0．00169 0．00169

二5
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第■

鋼橋技術研究会一示方書研究部会

7回国内設計基準研究分科会成果報告書

1．

2．

　討　　言義　　課　　題

方杖ラーメン橋の脚の有効座屈長にっいて

斜橋の設計上の問題点にっいて



二7

1，　方杖ラーメン橋の脚の有効座屈長について

　1）　背景と討議資料

　　　　　　　　　　　　　　　　　　＿　　　　　　　　　　　I　c／h　　ラーメン脚の有効座屈長は道示13．）．1により剛比κ＝　　　　　が5以下の場合、
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　I　B／L

　　！＝3．5ねと規定されている。（資料一1．1参照）

　　しかし、開脚をもつ方杖ラーメンでは側方への拘束が大きく、座屈性状が異なるのでこの規

　定を適用することはできない。

　　方杖ラーメン橋の脚について、多くの設計例を調べてみたところ、次の3つに大別できる。

（1）

（2〉

（3）

　何の説明もなく、いきなり1＝2ぬ，

　簡易モデルに置換して座屈荷重を求め、

　　　P
　　　　↓是　κ

「　　1←”
　　　　　γ’

“く　　　　　　　，

　　　　　’　　N　　　　，

　　　　　’
　　　　！

且　　づ　　κレ

　全体座屈解析によるもの。

1＝1．5h，　1＝ねを使っているもの。

1を計算しているもの。

　　　光

　　　　　六／ケ　　　1
　　　　　　　　　　『
　　　　　　　　　　l

Eエ　　　マ1
　　　　　　　　　　1

　　　、　一→昌」一

（1〉が圧倒的に多いようである。各々の問題点を挙げ為と、

　　　（1〉は簡単でよいが、何の根拠もない。しかし、！＝L5ねでおおむね安全である。

　　　（2〉は剛度変化が入らない点を除けば一応もっともであるが、計算がめんどうである。また、

　　　　　有効長の考えをとり入れる必要があるのかどうか。

　　　（3）はモデル化（荷重位置〉の設定が問題。また、弾性座屈解析でよいのかどうか。



資料一1　1

13．5　ラーメンの全体座屈

13．5．1　ラーメンの有効座屈長

　ラーメソの有効座屈長Zは，

13．5．1に．よるものとする。

　　　　　　　　表一13．5．1

とくに厳密な計算を行わない場合は，衰一

ラーメ：ノ柱の有効厘屈長

　　　　　　座屈形式
　　　　　　　　　　　　　　　面　　　内　　　座　　　屈
部材（図一13．5、1）’＼

1層の柱

（①～⑥）

　　　　　　　’　＝1．5た　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　々≦5

下端固定　　＝11．5÷0．04（た一5）｝h　　5く走≦10

　　　　　　　1　＝＝3．5た　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　乏≦5

下端ヒンジー｛3・5＋・・2（た一5）｝ゐ　5くた≦・・

2層以上の柱　　　　　　Z＝1．9ゐ　　　　　　　　　　　た≦5’
　　　　　　　　　　　　　＝ll．9÷O、14（た一5）｝た　　　　　　5＜た≦IO
　　　　　（⑦～⑤）

1本足の柱　　　　　　　　　1＝2．oゐ
　　　　　　　（⑨）

2層以上り1本足の柱

　　　　　　（⑩）
1冒2．2ゐ

ここに，

　　＿1c／h
　た一　　　1β／ム

　　　左：柱の断薩二次モーメソトの平均値（cm‘）

　　　為：はりの斬面二次モーメγトの平均値（国4）

　　　　　　　　　　一ム　　　　ー一
　　　　　　　　　　l　　l　　　l

　　　　　　　　－図一13，5．1　ラ．一メンの部材長

雫 ⑨

』77ア

（道路橋示方書）
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2．　荷　重

　　　　モデルA，B，Cとも、格点L4，7に集中荷重Pニ↓009tを

　　　鉛直下向き（一Y方向）に載荷させた。

ノプーズ　エ ケースエ ケー又皿

『
l
I
l
寺

　t
　I
　l

7セ
／2

／

3．　解析結果

解析モデル 載荷ケース NASTRAN FRAME／LARGE

A

1 10，513 2，519 ん
2 8，361 3，151

　↓

可3 9，834 1，949

B

iiii萎iiiil

難毒……iき…

2 11，169 2，259
↓
「▽

3 11，126 1，643
↓

9

i…iii萎ii萎i 萎ii簗iiiii

……li毒……1…………

2 4，869 1，552
壱

i妻i蒙き妻i 垂妻雍ii萎ii 1妻i畿嚢iliiii

　　　　　　　　　　　　　　　　　＜計算は日本電子計算（株）による＞

NA　STRAN　＝微小変形固有値解析

F　RAME／LARGE　l大変形固有値解析’

　鉛直部材の上端に荷重が作用レているモデル1ど於ては、大変形効果が少な

く、微小変形解析≒大変形解析となるため、F　R　AM　E／L　A　R　G　Eの解は、

N　A　S　T　R　A　Nに近似する。
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資料一1．3

π型ラーメンの座屈係数

マ

5L一一恥L・①　　h’し，．塞．。
・1 　＿一＿＿鋤．⑦　　　　　　　　　，一　－　　　　　　　　－　　　　　　　　，　　　　　　　オ　　　　5。L．①　　　，
　　　　　　／．
　　　　　　　■　　　　　ド　　　　　／．、・　　　　　　　　　やノしロロル
　　　　　　　　　ド　　　　　　　　　　ノロヘ　　　ー／犀’ノ　／／響一F”一

　　　／　　／’
7　／’／・／’

　娑．／’

o L
O．L　　O。20。｝　0．5　　1　　　＝　｝　　5　　　10

図一9　π形ラーメンの座屈係数（気＝1，θ＝45。）

三〇

マ

15

仕蹉一〇・5）

6

も

2

0

一・一5。エ．①

一一一一』瓦．⑦

一5。1．①

》蟹1∫o

ゑ一一一＼
h’～一。．5『き

1’一’、鳥＼＼

〕0　　　50

図一10

Y】O

l8

6

‘

‘Ll・i》

　　一一．一5。L，①

　一一一一5・L．⑦

　ハ　ロし　
ノ果’1

．．　・、＼

　　　　　［

　　　070　　　　90　　　　　　　30　　　　｝0　　　　70　　　　90

＿5　　　　　　　　　　　　　　　　　　－o

π形ラーメンの座屈係数（凝＝1〉

Pcr＝γ（Elc／Zc2）

構遺形式

林　正　　曲げを受けるラーメンの座屈解析，土木学会，構造工学論文集，VoL32A，1986．3．
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2）　討議，意見等

（1）

（2）

（3）

（4〉

（5）

（6）

1ニ1．5れは建築構造からきている．

一般に1＝1．5～2．0ねで安全である。

これからは、全体座屈解析の方へ進むのが趨勢と考えられる．

方杖ラーメン橋は一般に大規模なものが少ないので、全体座屈解析は

ほとんど行われないのが現状である。基準も図表等の利用が望ましい。

座屈荷重がわかるなら有効座屈長の考え方に固執する必要はない。

全体座屈解析においては、①荷重の載荷方法，②実際の構造に即した

解析方法（微小変形，大変形等〉の選択，③弾塑性解析が必要ではな

いか，等の問題が考えられる。



2．　斜橋の設計上の問題点につい‘て

　1）　背景と討議資料

　　　　非合成桁の場合、斜角のかなり小さいものが設計されているが、果たして斜橋

　　　の特性が設計上に充分考慮されているかどうかを再考する。

　　　　次の点について討議資料を次頁に示す（資料一2．1〉。

　　　　　（1）　対傾構の評価

　　　　　　　　　解析において、対傾構の剛度を考慮した場合と無視した場合との比較

　　　　　（2〉　支点反力（負反力〉

　　　　　　　　　骨組構造の相違による負即の比較

　　　　　（3）　横桁（対傾構）の配置

　　　　　　　①　横桁の方向

　　　　　　　　　　横桁配置が斜方向の場合と直方向の場合との比較

　　　　　　　②　支点上格点のずれ

　　　　　　　　　　支点上格点をずらすことによる断面力等の変化

　　　　その他、

　　　　　　　（1〉　直橋においても、横桁（対傾構）と主桁との取合い部に多くの損傷が

　　　　　　　　　　見られる。斜橋の場合、横桁はかなり大きなモーメントを受けるので、

　　　　　　　　　　主桁との取合い部に損傷が発生しやすい。

　　　　　　　（2）　主桁間のたわみ差（桁倒れ）による主桁の2次応力（水平曲げ応力）

　　　　　　　　　　の検討。

　　　　　　　等の問題が考えられる。

33
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1．飾葛 （幅）
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6乞
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rr，3 b』．し
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o zo．σ 38．7 5／．Z ［5，7 ε1，z

o ！7．4 36．8 30．1 黒，8

乙）

φ 20．δ 387 5／．～
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2）　討議・意見等

　（1）　斜橋を格子解析する場合、次の点に注意する必要がある。

　　　①　対傾構の剛度を無裸することはできない（無視すると断面力，反力が大きく異なる）。

　　　②　支点上横桁（対傾構〉を格点からずらして設置する場合は、ずらした骨組で解析す

　　　　　ることが必要（格点からずらすと解析上、断面力，反力等が大きく異なる）。

　（2）　主桁間のたわみ差（桁倒れ）による2次応力は「北海道における鋼道路橋の設計及び

　　　　施工指針」に示されている。

　　参　　考

●　　1〉 「北海道における鋼道路橋の設計及び施工指針」　（5．3．1）

5・3・L　対策を必要とする限界けた倒れ量

完成時のけたの計算倒れ量が10囮を越える場合は，けた倒れを防ぐ対策を

とるものとするo

2）　杉山，高島，桜井＝斜角格子桁の桁倒れ対策，p．p39－46，橋梁と基礎，1987。10

3）　寺田，松本，岩崎，江口，佐々木：斜角を有する合成桁橋の損傷調査及び補修，補強

　　方法の検討，p．p39－45，横河橋梁技報，第16号，1987
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斜張橋のケーアルプレストレスについて
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第18回 国内設計基準研究分科会成果報告書

1．討議課題

　1）偏平多室箱桁の設計法について

　2〉斜張橋のケーブノレプレストレスについて

丑．偏平多室箱桁の設計法について

　討議課題提供の背景

　　近年，広幅員の橋梁が増えてきた，橋梁の形式として斜張橋の用いられる機会が増え

　てきた等の理由から偏平多室箱桁が主桁に用いられる例が多くなっている。偏平多室箱

　桁は、長大橋に対しては、曲げ剛度やねじり剛度が大きい，桁高を低くおさえることが

　できる等の点で有利な形式であるが，我が国の道路橋示方書には多室箱桁の設計法に関

　する規定がなく，公社や公団等の基準でも具体的な規定は殆どない。多室箱桁の設計を

　行う場合，通常の1室の箱桁と異なり，次のような問題が生ずる。ここではこれらの問

　題にっいて、どのように対処すべきか討議した。

　　　　　（1）　桁をどのようにモデル化するか（格子モデルe　t　c．）

　　　　　（2）　橋軸直角方向の曲げ応力の求め方

　　　　　（3）　断面各部の応力照査（どのような応力をどの位置で照査するか）

　　　　　（4）　多室の場合のダイヤフラムをどのように設計するか。

　　　　　（5）　その他



、＿壬亀．

（1》　主桁のモデル化について

　　　　多室箱桁の例として、次頁に示すような断面が過去に用いられている。これらの断面を有する主桁

　　　を設計する場合、どのような解析を行って断面力を算出するかが問題となる。解析の手法として考え

　　　られるものは、

　　　　　　　（a）　格子モデル（骨組モデル）

　　　　　　　（b〉　有限帯板法

　　　　　　　（c）　その他

　　　があるが、ここでは上記の（a）について、どのようなモデル化がなされているのふ単室箱桁の場合

　　　と対比して表一1に示した。



_ i~q_ __ 
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表一1　　主桁のモデル化について一

単

室

箱

桁

多

室

箱

桁

モデル化の方法

主桁と横桁を部材

とする格子モデル

に置換

主桁を1本の棒と横梁

からなるモデルに置換

主桁を腹板の数と同じ

本数の棒と横梁からなる

モデルに置喚

概念’図

・
」

’‘

6，
！

季立一

匂，

1

‘、
一

θ乙
＼
＼

！園
量
．
k

、ヱ妻り婿
、ぜL　」！．L

、
、

‘部材の断面定数の定め方 備考

＼
、

＼遡主．9墨

主桁

G1＝卜IG1・Jら」Gl

G2：H亀JrJG2
横桁

1ニ1（1／1’1＊1⊇

　　　ヘ　　　　　　　コ
　　　し　　　　　　　　　　　ク　ヤノ

　　　し（！／1）＊塗

　J＝＝0

（設計便覧）

（首都公団）

、「噌『』

五・

1一

尋．

　　　系
　　　　こL
　　　・11

　　　　｛

↓　逢

プ誹
唄
一怒

→

」

　　　　　　　　　　　　　　　　　　だ　ペロト　　　　　　　　　　　　　　　　　　　△F靴．炉

　　崎、）　　　　　1＼　〆／／一’ご”一
』『r『『『一丁一｝「皆「二六乙1騒ご，，こ≦マ

十糞斗一一十一丼一年二一
．上璽」｝」』」1讐迷撃fよ

、、●

主桁

G2：Izプ』Iz

　　　iyプ』Iy

　　J（一一」
　　　ζ

（G1、G3にも1　をもたせること

も考えられる。）

横梁（ダイヤフラム）

　　　IZ＝oo

　　　Iy二〇〇

　　　J　＝0

r般に行われている方法であり、特に問題はない．1、

主桁の断面力のうち、曲げモーメントとせん断力は

∫Mz－Mz2

しSy－Sy2

ヒして算出される。G1，G3にもIZをもたせる場合には、
　　　ご
Mz；盈MZi等として主桁の断面力を算出する。
λの痴砺、G・、GスにIZをもたせる船の、そ殖の

決め方等に検討の余地がある。

口

［1

n
／

ユ　コ

　7
　憲
　｝

　；
　ひ」1

一網

　　　　　　／‘

　　　　　、／

　　　　　　　』＿」
ヂ　ー、㍊　＿とー．∫さ

一・一1

さ

　　　イe，、　　　　　1＼、　　塾二豊一

ア丁「下丁マー
十愈←一十一1上→乙一十
　　　　　i　　　　　　　l　　　　　　　　，

　　　　　世　　　1　へ』　k
　　　　　l　総rと｝ド辞工．
　　　　　ド　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　じ　　　　　　　　　ロ　　ずノずノ

＿」4ω」÷＿，＿」全凶＿．．∠1L

　　　　　l　　　　　　　l一　　、　　　　鼻　　　　　　　』

　　　　　　　　　　　、，　　1　　　　ダ

⊥塗辺＿↓≦」L．

主桁

G1　・G4：1　については

各腹板を中心として、上下

フランジ有効幅を考慮して

定める．

！r三h

主桁の断面力のaち・曲げモーメントとせ蜥力は

　　　Mz＝ΣMz　等として算出される。
　　　　　　1呂1
ねじりモーメントをどのように求めるかが問題である。
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（2）　橋軸直角方向の曲げ応力の求め方にっいて

　幅員の広い幅平多室箱桁を使用する場合、床版には死荷重を低減するため鋼床版が用いられること

が多い。この場合、路面の荷重（輪荷重〉が直接主桁の上フランジ（デツキプレート）・に作用するた

め、主桁は橋軸方向のみならず～橋軸直角方向にも曲げを受ける。通常の単室の箱桁では、箱幅がそ

れ程広くないため、橋軸直角方向の曲げが主桁の設計上支配的になることはないが、幅員の広い多室

箱桁では、直角方向の曲げの値が大きくなることが予想され、これをどのように求めるかが問題とな

る。

このような橋軸直角方向の曲げ応力を求める方法として考えられる二三の手法を検討した。

考えられる方法としては、セ桁断面を横リブで才蒜成されたフレームとして解析する力法、鋼床版を、

セ桁腹板上縁で支持された格1孔構造として解析する方法等があげられるが、また確立された方法はな

い9
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（3》　断面各部の応力照査

　多室箱桁の場合、通常の単室の箱桁に比べて発生する応力の分布が複雑であるため、．照査すぺき項

目や照査すぺき点の数が増えてくる。主桁の設計を行う場合、どのような応力（あるいはその組合せ）

をどのような位置で照査するかが問題となる。多室箱桁に対して、考えられる照査項目を単室箱桁の

場合と対比して表一3に示した。なお、この場合の基となる応力は以下のようなものが考えられる。

（a》　主桁を梁とした場合の応力

　　　　（面内力Mz，Sy，（N），（Mω），面外力My。Sz，ねじりTによる応力）

（b》　床組としての応力（横リブ，プラケット等の応力）

　　　　（橋軸直角方向の応力〉

（c）　床版としての応力

多室箱桁の場合、単室箱桁と異なり、照査すべき位置が予め定められないケースがあり（例えば・合

成応力度等），ケース・バイ・ケースで判断する必要がある。
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孝一一　　　三届断面≠をガ霞至

亜　　宜　　頑　　目

単
室
　
箱
　
潤

　a．e
　・一　　C
！　　　　　　　　　　　　　　　・一

／d

　一

一
　
b b

　　　　　＿．＼一⊆一

a　一参直，℃η弄　　　銘b　≦鑑

　で～瞬死々、隻　τ（＝τ．＋τの　≦τa

　合叡瓦マ！｛　δ一儒舷）1＋活左。）ζ≦碇

　凱て割下爾乙友承畔aノ奄ね倉ぐ

　Z顛瓦マノ5’，ブろκ．浮、、劇務；ツ）

　　　．C

㌘
宝
　
徳
　
獅

a，e
　f　　　　C，f

戸d▽℃

　　　　　b

b　ぜ’」断瓦頑

C　合蕉紀77、婆

曹

口

　　　　　C’麗

a　壷郵」硬（醜勘ρσ・b（Orbキ硯ポ）　≦弦

　　　　　　　　し一（砺ヤてS）　　§な

　　　　　　　　ぴ＝（翌』）弘（％4）こ≦1．z

　圭彩マ岸円ゾ財紹γ用鞭極3《

　喚豊卿友（醸由ゲ）ぴ、’（σ“亀＊）≦％

　　z軸たガπ（及樋久副1プた々、

　皐軸ヵ”べ主ゴふ茜台，｝t醒ヴ計5
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　　　　　　　　　　　　臼し．寛煮二で、　す弐劇弟｝二ξ、弓、f訊．《マ・　　　　　　　　　一一

131　‘こつも、て

　　なお，分配対傾膚）、支点上対煩膚は一次部材こして取り扱うので，この認分のガセッ．ト’プレートの最小衷厚は9

　㎝とする。

5－5　堵断面プレートガーダー

／‘

3－5－1　基本擁造

箱断面ブレートガーダー僑の主桁去数は，床版応力および経済性を考感して決定しなければならない。

灘プレートガーダー僑鞭す聯レ・隔僑とする遡箱礫するか1　隙大きな影響を及ぼ

し，常に間題となるところであるが，一般忙はできる限り1箱桁僑とレた方が醐重も軽鼠でき，かつ下部工の寸法も

小さくζる働締的1硝利となる・・しかし醐顯がある程度以上と妬ぐ，1箭鰍した場合，ウェブ間隔が

大きくなり・晒姻の鄭から箭面内に縦吊獺する腰があること・塑ケツトの勤出量が大きくなるこ

論繋讐魏1器lll議鷺鷺　貫岡面間の　）が8m
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　’＼

　　3－5－2　計算理論

ll）単‘箱桁喬の設計は・局部的な設計を除き，棒理論によってよい、ただし多室箱桁礪の場合には，せん断流

　理論によるのを原則とする。

121並列箱桁僑の設計は，任意形格子理論によるのを原則とする。

11）1こついて

　　多室箱桁の場合は，せん断応力の流れが複雑となるので，厳密な薄肉構造理論（せん断流理論）に基づいて計算

　する必要がある。

121　について

　　i亟端な曲線橋を除けば，並列箱桁僑の設計は，主桁の荷重分配を考慮した格子溝造として解析してよい。ただし

　この場合は剛度の大きな分配横桁を配置する必要があるので注意しなけれぱならない。

3－5－3　箱桁断面
　　　　　　　　　　＼ 〆■！

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　／’

111断面形状　　＼　　／
ね，箱繍灘霧の　喫上決轡ナればならなも㌔

〔、）経灘　　　　＼
　　　　　　　　　　　　　　　　　　〆ダ　　　　、￥

　送　　．，．／＼
蝶作　．，／　＼＼
　　　　　　　　　　　！／　　　　　　　　　　＼
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　7－49
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（4）多室の場合のゲでヤフラムの設計法

　通常の単室の箱桁に対する中問ダギヤフラムの設計法にっいては鋼道路

橋設計便覧にその設計方法一が記栽されている。しかし、多室の場合の主桁

ダイヤフラムの設計法にっいては、道示は無論のこと、便覧等にも規定は

ない．厳密な解折を行って必要剛度等を定める場合以外は、次のような方
法が考えられる。

（a）　多室笥桁を1室つづに分割し、各室に対し、設計便覧に従いダ

　　　イヤツラムゾ）必要剛度を算出する。

（b）　断面内側の腹板を無視し、晟端部の腹板と上下フランジで囲ま

　　　れた囁平1室箱桁として設計便覧に従い設計する。

上記の設計法のうち、　（a）は直観的なものであるが、ダイヤフラムの必

要剛度等に対すろ摂拠が乏しい。一方、　（b）にっいては、せん断流理論

によれば内側の腹板ではねじりによるせん断応力やそりねじりによる垂直

応力が小さいごとから、単室箱桁として設計しても良いように考えられる

が・この場合ち充腹按形式以外では適用できない等の問題がある。

●・

ぐマ～。。 ［］

厚
文コロ［二7

（a）1室づつに分割して適用する。　（b）全体を1室とみなして適用する。



7！鰻・つ昌フ∠．、最計

　　　　　　②〆イヤフヲム？剛性κは次式を満足するのがよい。

　　　　　　　　κ≧2・守　　　　1

　　　　　　　　　κ　＝ダイヤフラムの剛性嶋n・GP2

　　　　　　　　　Lo；ダイヤフラムの問隔（式（3．7）で与えられる値）

　　　　　　　　　1”3箱げたの断面変形に対するずり定数（C計ノ

　　　　　　　　　E　墨鋼のヤング係数

　　　　　　式（3，8）に示す1p膨は以下の式で算定する。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ロ　　　　　　　　・P呼＝去｛α汎（1＋筈）’＋α萎F・（1＋愉）”

　　　　　　　　　　＋2（α卜α耐α婁）叫

　　　　　　ここに，

　　　　　　　　　F。＝上フヲソジの総断面U（リブを含む）

　　　　　　　　　　　　　　　レ
　　　　　　　　　ハ：下フヲンジの総断面積（リブを含む）

　　　　　　　　　FA＝腹板1枚の断面積

駈 B■
ゐ1

　　　　　　　1㌘

国一恥
図一3。4了　範断画の‘証培

〈3，8）

・（3．9）

　　　β。＝上フヲソジの腹板中心脚陥

　　　B‘：下フラソジの腹阪中心闘陥

　　　ゐ昂3上フヲソジの突出幅

　　　δ3‘下フヲソジの突出幅

　また。α1，α2は図一3．48に示される断面変形に伴うそり関数の値で・次式

に．よって算山される◎

ll二事：拳跡　　一一

ただし，

1二雛驚1

　　　1“；リブを含む上フラγジの垂直

　　　ぬ＝リブを含む下フランジの丞直

　　　’」3腹坂の高さ

侮
＼

α巳

＼
＼．

　q

　　　　　　　　　　・9一・・（3．11）

，まわりの断面二次モーメント
ー
1
ま
と 》り¢）民所雌晦＝二次そ一メント

　α巳

　　　　　　　　　　　　　　　　08

　　　　　　　　　図一3．48箱断面び）断面変形に伴う関数

③ダイヤフラムの剛性は次式で算出し，式（3．8）を満たさなけ～Lばなら

ない。

lo　充腹仮方式

κ＝＝4（74‘ひ

　G3鋼のせん断弾性係政

　A　l閉断画部の板埋中心線で囲まれる部分の面積

　‘ρ：ダイヤフラムの板厚

・（3，12）

伍伺追跳倫論計硬覧、調仮粁ク

1【珂

ゆ、
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（5）

　1》

2）

3）

4）

5）

6）

7）

議議，意見等

　主桁のモデル化では，主桁を1本の捧とし、これと交差する横梁をもつ1本捧モデルが多く使われ

　ているようである。横梁を剛と仮定しているが、橋梁の幅員が広くなった場合。剛と仮定するのは

多少問題があろう。

橋軸直角方向の曲げについては，安治川橋梁のような非常な大幅員の場合に考慮した例がある。

この場合，橋軸直角方向の力に対する鋼床版の座屈照査を行っている。

多室の場合の中閻ダイヤフラムの設計では，主桁内側のウェプを無視し。箱断面全体を1室として

設計した例がある。

主桁が逆台形断面等の場合．傾斜を持った腹板の設計において、何か特別に考慮した事項はあるか？

コーナープレートをつける等の構造上の配慮はするが，設計上特別な配慮はしていない。

薗内曲げに対して内側腹板と外側腹板とは応力を同一にするかどうかについては，安治川楢梁の事

例では両者の応力を変えて設計している。また、設計にあたっては、橋全体の指針を作成し、それ

にのっとって設計を行っている。

幅員が広い場合，主桁幅員方向にもキャンバーをつけた事例がある。

広幅員の箱桁の場合で、腹板圃隔が広く、圧縮パネルで幅員が広くなった場合．道示の圧縮補剛板

の規定をそのまま適用するのは問題があり、この部分の設計については別途設計法を定めた嘉例が

ある。
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皿．　斜張橋のケーブルプレストレスについて

（1）　討議課題提供の背景

　斜張橋の設計では、ケーブルにプレストレスを導入して主桁の断面力分布の改善を図るが、これを

どのような値とするかが設計上の1つのポイントである。プレストレスの決定には自由度が多く，設

計の都度、頭を悩ますことが多い。ここではプレストレスを決定する際の条件やその方法，既往の斜

張橋のプレストレス量決定の事例等について討議した。なお、参考めため、表一4に既往の斜張橋の

プレストレス、鼠決定条件を示した。



●

表一4　斜張橋のプレストレス量決定条件

部材
着　目　す　る　項　目 構造系　（荷重状態〉

名港西

大橋

，大和川

橋梁

かつしか

ハーブ橋

安治川

橋梁

淀川

橋梁

主桁
主桁曲げモーメントの均一化 完成系ID＋P＋L〉 ○ ○ ○ ○ ○

主桁閉合部材の曲げモーメント
＝0（張出し架設時）

獅架設時（D1） O ○

塔 塔（又は塔基部）の曲げモーメ

ント＝0

完成系くD＋P）
○ ○ ○ ○ ○

ケーブル ケーブル張力（又は断面）が許
容値内

完成系（D＋P＋L）
○ ○

その他 塔部サドルのi肛上量の制限 鋼桁架設時（D1） ○

！

隅



旦

（2）　議議，意見等

1》　プレストレスについては、主径閻と中央径間のスパン割り（3径間連続桁であれば通常は1：2．5：1

　　程度が妥当といわれている〉，ケープル配置，ケーブル断面等順序をおって定めていけば、そこそ

　　この碗に落ちつくのではないか。

2〉　試行錯誤によらず、自動的にプレストレス量を決定しようとするプログラムも閲発されている。

　　（主桁最大曲げモーメント等の条件を入力〉

3〉　同上に対して、最適設計の手法を用い，鋼重を目的関数とする自動プレストレス決定のプログラム

　　の使用を試みたが、必ずしも実用に供するような答が得られなかったとの報告があった。

4〉　主桁の支間割りが変則なものであったため，プレストレスをどのように調整しても、塔の曲げを零

　　にすることが出来ない事例があった。この場合、アレストレスによる調整以外に他の手段（例えば、

　　カウンターウェイトの使用等）を併用する必要がある。

5）　特殊な例として、主桁が曲線であるため、ブレストレスの導入により主桁の面外曲げが増大すると

　　いう問題が生じ．プレストレスの決定にあたっては、大きな応力が生じるのを避ける様配慮したと

　　の事例があった。
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　　鋼橋技術研究会．示方書研究部会

第19回国内設計基準研究分科会成果報告書

●

討議課題

1．曲線桁の腹板厚にっいて

2．高架道路橋の交通振動対策にっいて

●
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1。曲線桁の腹板厚にっいて

　近年の都市高速道路では、様々な要因から曲線桁が用いられる機会が多い。しか

しながら、我が国の道路橋示方書では、曲線桁橋の腹板に関する規定は特に設けら

れていないため、曲線桁の設計では、直線桁橋の設計基準を準用しているのが現状

である。曲線桁の腹板では、桁の曲率の影響により、腹板に面外たわみが生じやす

く、直線桁と同様な設計法は現実的ではない。そ乙で、名古屋高速道路公社の鋼構

造物設計基準における曲線桁の腹板厚に関する基準および付録資料をもとにして、

当社の設計例や関係文献等にっいて討議した。
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　　式（f寸2－1）～（付2－3）は、α／尺の値が大きくなるにしたがって腹板厚を厚くしなけれ

　1まならないことを示している。

　　、・uSl1TOと道示では荷．亟体系、耐荷力曲線の背景等・が1’尋なるため、式（付2－1）一（1・r2－31

　をそのまま適用寸一ることはできないが直線桁（α、／R＝0）のとき二7）腹坂厚に対する比率によっ

　て道示118．4の必要腹板厚を修正することができる。

すなゴ）ち、

3）水平補剛材がないとき

’≧’o

’≧’o・

召
（一≦0．02》
R

　　　　　　1　　　　　　　α
　　　　　　　　　　　　　（一〉0．02）
　　　　　　　　　　　　　　πL19－1・（芳）＋34（斧）2

（付2－4）

（付2－5）

41水平：補岡ll材を1享…黛1目㌧・るとき

’≧’o
1

ここに、

1－2，9！芳＋2，2（奏）

’。：直線桁のときの最小腹板厚で表付2－1に示す値（㎝）

α：垂直補剛材間隔（㎝）

1～：曲率半径（cm）

（｛す2－6）

表　　付2一星　涜蝶桁のときの最小覗板厚

SS4』　　　　　　　　　　　　　　SM50V　　　　　SM58
S頴41　　　　　　SMsO　　　　　SM53
SM』L“　　　　　　　　　　　　　　　　　　　sトlA5r｝　　　　　　SM，竜58

1永鴨馴階も嚇 6　　　　　　　占　　　　　　6　　　　　　　5
152　　　　　　　　　130　　　　　　　　　置23　　　　　　　　　LlO

1糊酬搬脳とき諸r　歯　壷　意
b＝艘阪高1㎝，

　式（付2－4）一（付2－6〉よりδ／’と6／Rの関係を求めると図付2－2、付2－3のようにな

る。

　曲線桁の腹板厚に関しては今のところ明確な規定がなく、式（付2－4）～（付2－6）は一っの

目安にすぎない。したがって、ほかに工学的恨拠が明確な手法があれば、それによるのがよい。
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曲げを受ける曲線桁橋腹板の解析と設計に関する一研究＊
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　　巾井　博輔・北田俊行．帥・大南亮一軸軸・川井　正”躰ガ
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を再現するような構造寸法および境界条件を有する解析

モデルについてパラメトリック計算を行い，曲線桁腹板

に生ずる応力・たわみなどの変動特性を調べる．次に，
鵯
こ
れ
ら の計算結果をもとに．曲線桁腹板の応力やた』）み

についてある制限。すなオ）ち限界殖を設定し，それらに

対応する腹板の必要幅厚比を提案する．さらに，フラン

ジが降伏に至っても水平補剛村が十分な強度を有するた

めの条件について調べる．そのため，水平補剛材とそれ

に協力する腹板とで構成された丁字形断面のはり一柱モ

デルを，Perry・R（》berヒsonの考えに墓づいて強度解析す

る．そして，この強度に見合うための剛度を軸方向圧縮

力と曲げを受けるはり一柱の帽関曲線から調べ，frミ後に

水平補剛材の必要剛度に関する設副式を提案する。

2．　解析手法および腹板解析モデルに対する妥

　　当性の検討

　（1）解析手法

　曲線桁腹板の種々なパラメーターによる静的変動特性

を定最的に調ぺるため，有隈変位理論に基づいた有限要

紫法を用いて解析を行った．

　この解析では，曲線桁腹板が複雑な初期形状をもつこ

とを考慮し。任意形状のシェル構造解折に適したFig．1

に示す8節点のアイソパラメトリック・シェル要素川を

用いた・また，非線形性に対処するための有眠変位解析

は，Updated　Lagrangian法川にょる増分理論に基づい

て定式化した．開発したブロクーラムの精度は，正解の与

えられている計算例’ηによって確かめたが，いずれの鳩

合にも十分な楕度が得られた．Fig．2には，本文で用い

たブログラムのフローチャートを示す，

圃隅剛圃
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　（2）腹板解析モデルに対する妥当性の検討

　a）　フランジ辺の境界条件の影響

　フランジと垂直補剛桝とで区切られた腹板パネルを，

Fig。3に示すような3種類の境界条件を有する解折モデ

ルとして理想化した．すなわち，

　①腹板パネルのみのモデル

　　CaseLフランジ辺の境界条件が単純支持（S．S．）

　　Case21フランジ辺の境界条件が固定支持（F．S．1

　②フラ．ンジを有する1桁モデル

　　Case31上下同一のフランジによる弾性支持
　　（E．S．）

　各モデルの乖直補剛材位謎における境界条件は，すべ

て単純支持とした．また。載荷辺AB，CDは平而を保

つものと仮定し，断而回転角θと円澗方向の剛体変位

πとの自d1度を有する剛檸を載荷辺に取り付け，断面回

転角θを強制変位として与えて純曲げ状態を再現した．

この場合，実際の挙動と合致させるため，載荷辺の円周

方向の剛体変位は自由（軸力編0）とした．さらに，解

析モデルの対称性からその半分を取り出した．フランジ

を有するモデルでは，腹板と同様な剛棒を載荷辺に取り

付け，面内回転角によりそり応力が与えられるようにし

た．そして，解析精度の検討を行ったのち，展終的に贋

板パネルは3×6，上下フランジはそれぞれ3×2の要素

に分割した．

　Fig．4は，荷重の増加に伴う腹板の最大面外たわみ

偏。の変化を示したものである．同図において，作用

曲げモーメントMは，初等はり理論に基づく腹板の初

期降伏曲げモーメント脇により無次元化されている．
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　いずれの場合にも，α／Rが大きくなるほど，また

煽！ε”が大きくなるほどσ頒／砺は大きくなる．

4．腹板の必要幅厚比に関する一提案

　（1）腹板の面外曲げ応力とたわみとの限界値

　曲線桁腹板では低荷重段階から面外たわみが進み，顕

著な座屈現象がみられないため，直線桁と同じ方法で必

要幅厚比を決定することができない．ここでは，腹板の

たわみ，あるいは，応力に藩口した限界値を設定し，そ

れ嘩もとに必要幅厚比を検討する・

　その規準としては，α／Rを0としたJSHBの直線桁

腹板厚規定に従うこととした．そして，その規準による

限界幅厚比で設計された直線桁腹板（もちろん初期たわ

みを有する一種のシェル）に発生する最大面外たわみ

δ龍。と最大面外曲げ応力σ乱．とを求め，曲線桁腹板の4

面外たわみδ乱。と而外曲げ応力σ5。とが，上記以内の

値に納まるような限界殖を定めることとした．すなわち，

　δ』≦δ蔽9σ忘爾≦σ言嗣…岬…・……・………・・（2・a，b）

　特に，応力σ畠としては，履近，直線桁腹板の面外

曲げに伴う疲労強度としてとらえる研究も活発である

が蹴劉，直線桁のこれまでの健全性の実縞を踏まえ蹴細，

とりあえず上述のように設定することとした．疲労強度

の具体的な値が提示されれば，それに従って検討するこ

ともできると考える．

　（2》幅厚比と曲率パラメーターとの関係

　Fig．14の点線は，JSIIBの限界幅厚比を有する直線

桁腹板に生じる最大面外曲げ応力度（魂風／σ〆0．6の

から求められる曲線桁腹板の面外曲げ応力の限界嫡を示

したもので，同図の点線と実線との交点が式（2・b）の

等号の条件を満足する．これらの交点に対応した

妬／ε。の値が，曲線桁腹板の必要幅厚比とすることが

できる，

　同様に，Fig．12におけるたわみに関する限界値（点線）

から必要幅厚比を規定することができる．
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　以上のようにしてパラメトリック解析結果を整、理する

と，Fig．15に例示するようなん”／ε”とα／Rとの関係が

待られる．

　（3）最大面外曲げ応力とたわみとの関係

　σ言葛が生じるときの最大面外たわみδ剛を求め，

ん”／δ肥翼とα／Rとの関係をブロットすると，Fig．16が

得られる．同図からα／Rが変化しても，妬／δ㎜耳の値

はほとんど一定であることがわかる．したがって，

α／Rの値にかかオ）らず一定の面外たわみの限界値（た

とえば，フランジの公称降伏点σ，器2400kg／cm2
（235．2MPa）の場合，んΨ／δ』㎜貰；400）を設定すれば，

面外曲げ応力の限界埴を設定した場合とほぽ同じ結果が

得られることになる．

　また，同図において，各曲線に対する偏／δ爬。の値

がα／R＝0（直線桁）の殖よりわずかに大きくなってい

る．この場合には，曲げ応力を限界埴とした方が厳しい

条件となる．Fig．15においても，たわみの限界値に基

づいた必要最大幅厚比の曲線の方が，曲げ応力に基づい

た値より大きいことを示している．

　（4）必要幅厚比に関する設計式の提案

　展大而外たわみ，あるいは，曲げ応力に限界価を設け

ることにより，曲線桁腹板の必要最大幅厚比の値を求め

ることができる．その際，最大曲げ応力を限界値とした

場合の方が安全側の設計となるので，最終的な偏／ら

とα／Rとの関係をブロットすると，Fig．17に示すよう

になる．なお，Fig．17（a）中には，参考のため

　　　O　　　OO25　　005　　0　　　0025　　005
　　　　　　　　　a／R　　　　　　　　　　　　a／R
　　　　la）Wilhoul　l．Sb”，　　　　　lbl　Wilh㎝eしSll”．

Fig．16　Reiationship　be量ween　Ma罵imum　Denec匙ion　and

　　　Maximum　Bending　Stress．

　　　　　　》照h監脚。3巴1”、

　　　　O　I2，る55　012，456　　　　　　　　轟1n蒐震IO星》　　　　　　y騎‘・1σ2，

　　　　　　《a〕S541　　　　　　　　　　　　てb》　SM50V

Flg．17　Proposed　Slendemess　Ralio　Ior　Curved　Web　Panel．
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　　　　　1占レWじ量hou巳　　lb）W一賦h　one　lq　Wllh　lwO

　　　　　　し、5駝1”　　　　　lSl・”　　　　　し5慰i”．

　　　　Flg．lB　Loca電ion　o「Lon窮iludinal　Shf1ener．

AASHTOI5，の設計曲線も併記してある．

　これらの図で表わされる設計曲線を最小二乗法により

回帰すれば，次式を得る．

　a）SS41材相当（σ・＝2400kg／cm2（235．2MPa））

　水平楠剛材のない場合1

　　んu／ε脚＝22．95／〔α／1～十〇．151）

　水平補剛材を1段用いる場合1

　　ん脚／ε四＝256，　　　　　　　　　　　　　　　　（α／R≦0，009》

　　　　　＝256【1．232－29．82（α／R）＋303．7（α／R月，

　　　　　　　　　　　　　　　　　（α／R＞0．009》

　水平補剛材を2段用いる場合；

　　ん田／置脚＝＝310，　　　　　　　　　　　　　　（α／」【～≦0．Ol5）

　　　　　＝3101L643－51．19（α／R）＋556．8（α／R）2］，

　　　　　　　　　　　　　　　　　（α／1～＞0．Ol5）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　・・（3・肝c）

　b）SM50Y材相当（σ，＝3600kg／cm2（352．8MPa））

　水平補剛材のない場合1

　　ん。／‘脚＝26．67／（α／R＋0．218）

　水平補剛材を1段用いる場合i
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　o．o！6δ
　　妬／妬＝209，　　　　　　（α／R≦酬
　　　　　＝20911．748－55．17（α／R）＋631．0（α／Rl2】，

　　　　　　　　　　　　　　　　　（α／R＞剛
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　0．01b8
　水平補剛材を2段用いる場合i

　　んω／ε巳，＝294，　　　　　　（α／R≦0．011）

　　　　　＝294［L510－53．20（α／Rl＋625．6（α／R）！］，

　　　　　　　　　　　　　　　　　（α／R〉0．Olll

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　・（4・a～C）

　こ紅らの式で，水平柿剛材の取付位置は，前述の腹板

の面外たわみ（Fig．1Dと面外曲げ応力（Fig．13）とを

参照し，特に厳密な解析を行わないとき，Fig．18に示

すように直線桁と同じとした．

　5．水平補剛材の必要剛度に関する提案

　（1）水平補剛材のモデル化

　曲線桁腹板における水平補剛材は，フランジが降伏に

至っても十分な強度を有するように設計する必要があ

る．このとき，腹板の水平補剛材が受ける外力は，その

取付位置に生じる腹板の橋軸方向の直応力から推定され

る．

　したがって，水平補剛材をFig．19に示すような曲率

　　　　　　　　　ポー■　　町

　　　　　　　レ／網

　　　　　　　　　　　　　・O
Fig．1g　Forces　Acしi馳g　on　LonR血吐udinai　S星iffener．

を有し，腹板の有効幅をもっ丁形断面のはり一柱モデル

に置換できるものと仮定する・すると，はり一柱モデル

は橋軸方向の圧縮力Pと曲率による半径方向の等分布

荷重σ，すなわら4睨を腹板の有効断面（ん．＝b．哩の，

ψを水平補剛材の位置を表オ）す係数（寓0，6）とすると，

　P＝ψ・σ影・A題》，　σ＝P／R……………・…・（5・aいb）

を受けることになる．また，有効幅δ．は，曲げを受け

る幅広フランジの有効幅を適川すると，次式で表わされ

る2～1．

　δ2＝13＋0響181・α……一……一………一・一・◎・（6）

ここに，ε3：水平補剛材の板厚，α1垂直補剛材問隔．

　垂直補剛材位置で連続した水平補剛材を対象とし，そ

のはり一柱モデルをFig．20に示す．はり・柱モデルの両

端は，回転に対して固定支持と考えられる．したがって，

両端では，

　Af，＝σR21（2／φ）・tan（φ／21－11・…・……………・…（7》

なる固定モーメントが発生する．ここに，φ：垂直補剛

材問の中心角．

　（2）　はり一柱モデルの断面力

　Fig．20に示したはり一柱モデルは，付加たわみの影鷺

を考慮して容易に解析できる．まず。初期たわみび．を

　ひ，＝万，sin（πφ／φ）・・』一…・……一………・一・（8》

と仮定し，たわみびを次式で近似する．

　り＝万11－cos（2πφ／φ）1・一・…一一・＿＿．＿．＿＿。＿．．＿＿（g）

ここに，φ：はり一柱モデルの任意点における中心角．

　すると，曲げモーメントのつり合いより，次の誤差関

数が得られる．

　　　　　　　〒

Fig．20　Beam－ColumnModelwithCurvature・
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討議、意見等

1）曲線桁の腹板厚にっいては、中井・北田・大南・川井氏の文献で提案され

　ている式を用いて最小腹板厚を決定するのが最も合理的であろ。

2）プレートガーダーでの水平補剛材に関して次のような討議がなされた。

　a。道示での水平補剛材2段の場合に最小腹板厚が下図のようになる。

b
①のパネル

②のパネ．ル

360

b

318

b
最小腹板厚

310

　①のパネルより②のパネルの方が必要板厚が大きい乙とになるが、これ

は、パネル間隔の違い等により、大きくなったものと考えられる。

b。道示での水平補剛材位置を、任意位置に取り付ける計算法が研究されて

　　いるが、設計実務上で最適位置を求めるのは繁雑となると考えられる。

3）プレートガーダーの腹板厚は経済性から薄くする方向にあるがウェブが薄

　　くなった場合、フランジとウェブの溶接部の疲労に留意する必要がある。
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2．高架道路僑の交通振動対策にっいて

　橋梁におけろ振動問題として一般に採りあげられるのは、地震時の耐震問題、強

風時の耐風安定性の問題、走行荷重による衝撃係数の問麺、利用者の快適性に関す

る問題、環境問題としての騒音・振動等がある。これらの振動問題の中で、高架道

路僑の交通振動問題に関して、日本橋梁建設協会では、「振動研究委員会」を昭和

57年に設置し、現在まで活動している。

　自動車の走行による道路交通振動は、高架道路を構成する上部工、下部工を介し、

地盤または空気を媒体として伝播するので、その性状は極めて複雑であり、現時点

では、その発生機構・伝播機構・受振点での応答機構等どの一っを取上げても未解

明な点が多い。しかし、現在でも沿道住民からの苦情が出されており、我々橋梁建

設に携わろ者にとってなおざりにすることはできない問題である。また、コンクリ

ート橋に比較して鋼橋は振動しやすいという面からも今後の鋼橋の存続に影響しか

ねない問題であろ。

高架橋

平面道路

振動源

平面道路
振動源

建物

ぐ一＜←一

－

￥
＼
Ψ

伝
播
経

蕎下〒
／
μ
■

遠

μ ＼

路

受振部

Ψ

図4・1・1　高架橋と平面道路の交通振動
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2－1．地盤振動と空気振動

　車両が路面を走行する際に、路面凹凸や伸縮継手部の段差等により、車両が

振動し、その衝撃加振力によって橋梁が振動する。これらの振動の強弱は、車

両の重量・速度・バネ特性、高架橋の剛性・質量、路面の不整・段差の程度に

よって支配されている。地盤振動は、この振動が、下部工・基礎・地盤を伝播

して沿道建物に伝わる振動である。空気振動は、上部工の振動を空気を媒体と

して建物等に伝わる振動で、低周波空気振動と呼ぱれる。

最小可聴値（両耳）
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ミ
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低周波空気振動

図56．1　低周波空気振動の周波数と最小可聴音
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2－2。既設橋の振動軽減対策

　高架嬌の振動で苦情の多い形式は、単純活荷重合成桁が連続している場合で

ある。これは、桁の剛度や質量も比較的小さく、また、伸縮継手も多いためで

ある。供用後に生じた振動問題の対策として、これまでに行なわれた例をまと

めると表一2，3となる。これらの対策は、試験施工として実際に行われた対

策やアイデァの段階の対策も含めたものである。実際に施工された例では、弱

冠の効果を示したものが数例あるだけである。そこで、効巣の推定を行なうた

めに行なったシミュレーション解析の結果を以下に示す。

表2　低次振動対策法とその件数

対　災　法

件 ”告

瓢

1　　2 3　　4　　5　　6 7
1

8 9
ノージgイント化 …………………………………iP垂縣…………一鑓慧翼

揺脚の剛性増加 一一一慧……『…毒……≡＿蓑…

TMDの設置 …語一
主桁・横桁の補強 異…………蓑

主桁連結 謹藷…≡≡藍

アクティブコントロール 黙…選一
圭桁の斜張橘化 鶴
橋脚剛性の調琵 羅…－

粘性ダンパの採用 蕗…一

制振材の打設 謹轟＿

表3　商次振勤対策法とその件数

対　策　法

件 数

1 2　　3
　　，
4 5　　6 7 8 9

ノージョイント化 曇　．

一 一 一一

床版の剛性増加 垂壽階r一＿＿一輻一－＿ 響…『胃三藷…巽

嬬苅傾撰補強
一　㎜

端部横桁追加 罪胃嘗…一　　＿＿

端横桁補強 …奎…＿

鵡対傾構RC巻き立て 一雪……匠

床版支持 鑑
ジ置イント部段差嬬修

薯
支承の改艮 著＝一

ゴムジョイントの採用 ‘’曹＝ぎー

中闇対傾構補強 置……5壽



　　　　　　21．oO

　　　　　15響

　　　車舗進入方向

ノ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　頭．oo

　　　　　　　　　　　　　　¢1．qO

　　　　　　　Z1．QO

　　図3－1　計算に用いたモデル橋

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ZG

　　　KSR－2400署

　　KTR＝9600》

　　　　　　　　　　　　　　　　一240Q暫
　　　　　　　　　　　　1ヤR　　　　　　　YVF

　　　　　　　　　　　　図3－2　重両モデノレ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　60

　30　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　50

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　考　　　　　　　　上下方向

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ミ（20　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　40
マ　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　マ　　　　　　　　矯軸直角方向
調　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　二

）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　醸
目　　　　　　　　　　　　　　　　　　　嶺　　　　　　　　僑軸方向
岡10　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　30
ミ

　　0　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　0
　　LO　　　　　1・5　　　　2・O　　　LO　　　　　】．5　　　　2．0
　　　　　　主桁剛性比　El／εlo　　　　　　　　　　　　主桁副性比　EI／Elo

　図3－3　主桁霞測点での最大加速度　図3－4　地盤観測点での振勤レベル

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　50

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　上下方向

　30　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　50

閣　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ミ
亀20　　　　　　　　　　　　　　　　　　マ40　　橋軸直角方向

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　』剴
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　醸
翼1。　　　　　　騒諦。　橋嚇向

　O
　　I，0　　　　　　　　　　2、0　　　　　　　　30　　　　　！0　　　　　　　　　　 2．0　　　　　　　　 3．0

　　　　　　櫛『『1剛度比　　乙／Zo　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　横惰剛度1ヒ　Z／Zo

　図3－5　ニヒllj四測点での晟大加速皮　図3－6　地盤眼測点での陵動レベル

∠＝4．00m

ZR＝ ZF＝
1
． 5m 2

． 5m

Ms G
－18FDDN　　　　　　　　θ

　　MTF＝0．4TC

一「　
　　CTF
　　－6匁／s

「一
　　　　　　　MTR署

　　　　　　　L6TON

　　　　　　　CTR

OO署　　　一24盟s
　　　　　　　　　　KTF
　　　　　　　　　ワ　∩∩》

　　　　　　KSF　　　　　　　CSF
OO署　　　一1200匁　　　　　　　　　　　　　　　　一5駈／s

m

形



『75

㈲

マ

　30

320
醤

善
ミ

　10

0

了
　50

ミ

マ　40
』

醸
覇

　30

0

、、、、　　上下方向

一、　　　橋軸直角方向

　　僑他方向　、、、、

路面凹凸なし

図3－7　主桁覗劃点での最大加速度　図3－8　地盤睨測点での順動レベル

30

島20
目

望
ミ　 旦0

0

50

　50

ミ

マ40
》

醸

運

　30

10

図3－16

　　　　　15　　　　　　　2．0
僑脚卸雌i比Er／εloP

主『行観測点での最大加速度

0

上下方向

嘱紬直角方向

橋軸方向

1．0

図3－17

　　　　　15　　　　　　　2．0
橋3印岡q性比　E　F／EτoP

地盤規測点での振勤レペル

30

＿　20

目

閣10

0

60

　50

）
，
1 0
ミ

て

｝

醸30
蟻

：、0 　　　　　　　　　　　　oL5僑脚副性比E【P／EIげ

上下方向

僑柚直角方向

橋紬方向

1．0 1・5僑脚岬1性比EIラ〆EloP
且．0 L5橋脚賃量比mP／m・， 旦0 L5橋脚質量比mP／nn◎P

図3一田　主冊覗測点での履大加逮度　図3一四　地盤窺測点での嘱動レベル



76

（1）　対策1：箱桁化

　　図3－20に示すように、主桁間に鋼板を張ることにより、主桁の曲げ剛

　性、換り剛性の増大を図る。　〔文献1），ケースぬ26，27〕

（2）対策2：対傾構・端横桁の補強

　　対傾構断面の増大と図3－21に示すように、端機桁をコンクリートで巻

　きたてる（SRC化）ことにより、横方向剛性の増大とジョイント振動の

　低減を図る。　〔文献1〉、ケースNo29，30〕

コンクリート

、

補岡IIフランジ

　　図3－20箱　　桁　　化
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L一一一一一一一＿＿＿＿軸一＿＿一一’ 」一一輌韓一

　　　40－RB　13φ×380（SR24）

図3－21端横桁コンクリート巻立て

　対策1では、主桁下フランジ間に鋼板を張り、箱桁化することによって、

主1行の曲げ剛性、換り剛性を増大させる。これによって、振幅の低下が図ら

れるとともに、張板は主1行断面の一部として、活荷亟応力の分担に窃与する。

また、張板上にコンクリートを打設（国鉄で実績あり）して、質量効果、剛

性効果を期待することも考えられる。

　対策2では、対傾構の剛性を向上させて髄分配効果を高めるととも’に、対

策’1の内容と棺まって、上部工全体を格子構造より板構造に近付ける。また、

嬬髄桁をコンクリートで巻き、桁端部剛性を向上させる。こうすることによ

り、荷重が分散され、全体として振動が小さくなるとともにジョイント部の

振動の低下を期待する。
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2－3。多径間連続化と長スパン化

　交通振動の軽減を図るための構造形式として多径間連続化と長スパン化を提

案する。多径間連続化は、これまでも首都高速道路公団等で維持管理上の面か

らも検討がなされている。高架橋の橋面上に存在する伸縮継手は、自動車の走

行性を著しく低下させるばかりでなく、伸縮継手の破損によりその近傍の構造

物にも破損をきたし、また騒音・振動の発生にもっながる。多径間連続化では、

伸縮継手を減らすことと、活荷重によるたわみを減らすこと等で振動を軽減し

ようという試みである。また、長スパン化では、活荷重による動的増幅率の軽

減と、車両との質量比（璋／橋）を小さくすることで振動を軽減しようという

試みである。

　以下に交通振動を予防するための上部構造のあり方にっいての提案を列記す

るo

（1）単純桁構造は避け、多径間連続桁構造とする。

（2）支間長は現状（20～40m）よりも長く（60～80m）すろ。

（3）伸縮装置の段差や路面凹凸を減らす。

（4）各部の構造のうち支点付近では剛度を高く質量も大きくして、あまり軽

　　量化を図らない。

（5）支承の可動部分は確実に動作するようにして、できるだけ桁の振動が橋

　　脚から地盤に伝わらないように工夫する。

（6）橋脚の構造形としては振動しやすい片持梁型（逆L型）や丁型を避けて

　　できるだけ門型系とし、コンクリート充項なども利用して剛度、質量、

　　減衰の改善を図る。

討議、意見等

1）．シミュレーション解析の結果で、概略的な傾向はとらえられているが、

　　種々の条件変化を考えた場合、必ずしも現時点の傾向と等しくならない

　　　のではないか。

2）．長スパン化にっいては、スパンを基準と考えるのではなく、固有振動数

　　に着目すべきではないか。



78

＜補足＞

1．振動レベルにっいて

A
加速度レベル　　L・＝2010910 （d　B）

A　o

A　　　測定値の加速度実効値（m／sec2）

Ao　　基準値（10－5m／sec2）

2。地盤のモデル化にっいて

　周辺地盤は、半無限弾性体であると考え、あろ地表面に点加振力が作用し

たときの解析解を用いて解析している。
　　　　　　　　し　1。フーチング底面を細分割し、各分割要素に働くx，y，z方向の反力

　　を求め、その反かは地盤に対して点加振であるとする。

　2．ある要素の各反力をフーリェ変換する・

　3。解析解から得られる周波数応答関数を掛けあわせて、ある着目点のフ

　　ーリエスペクトルをx，y，z方向にっいて求める。

　4。フーリェ逆変換することによって応答値を求める・
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0回国内設計基準研究分科会成果報告書

討　言義　課　是直

　　　　有効座屈長の算定方法と

非線形構造解析を前提とした設計体系について
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第20回　国内設計基準研究分科会テーマ

有効座屈長の算定方法と非線形構造解析を前提とした設計体系について

　現行の設計では、骨組構造物の曲げと軸力を受ける部材に対して、有効座屈長

を用いて基準耐荷力曲線より強度を定め、軸力と曲げモーメントを受ける部材の

照査式によって照査を行なっている。複雑な骨組構造物に対しては、その設計方

法、特に有効座屈長の算定方法が必ずしも明解でない場合がある。例えば、以下

のような疑問点が挙げられるであろう。

局部座屈を考慮しない軸方向圧縮強度を定めるために必要となる有効座屈長

は、表に与えてあるような単純な場合については問題はないが、様々な荷重

条件の複雑な骨組構造物の各部材に対してどの様に定めれば良いのか。拘束
が不＋分と考えら才Lる場合‘こは、その値を合理醜値まで増大させるものと●

する、とあるが合理的な値をどう選べば良いのか。

軸方向力と曲げモーメントを受ける部材の照査は、部材に対して行なうのか、

あるいは部材の各断面に対して行なうのか。曲げモーメントが複雑に変化し、

等価換算曲げモーメントを考えられない場合はどの様に照査するのか。

変断面部材をどう照査すべきか。

ラーメン部材の設計において、特殊な構造形式のラーメンや断面が著しく変

化する場合は、別途厳密な固有値解析を行ない有効座屈長を求めることとあ

るが、どの様な固有値解析により、どの様に有効座屈長を定めるのか。なぜ

有効座屈長をその様に定めれば良いのか。　　　　　　　　　　　　　　　　●

基準耐荷力曲線を変化させれば、それに基づき設計される構造物の安全性・

経済性は大きく変化する。全く同様に、構造物の安全性と経済性は有効座屈

長の算定方法に左右される。現在行なわれている設計において用いられてい

る有効座屈長の妥当性をどう考えたら良いのか・

　この様な疑問は、以下の議論で明かとなるように、設計体系のあり方に関わる

本質的なものである。現行の設計基準では、構造物に作用する応力の算定方法と

して設計者に原則として微小変位解析を委ね、設計において考慮しなければなら

ない幾何学的非線形性の効果、例えば付加曲げモーメントの発生、柱の曲げ座屈、

梁の横倒れ座屈、構造の全体座屈などに対しては設計基準において規定するとい

う方法を取っている。本来構造解析で取り扱うべき幾何学的非線形性を強度値、

すなわち許容応力に含ませている。
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　現在の設計法によれば、設計者は簡単な計算のみで照査を行なうことが可能と

なるが、逆に設計基準の方に多くの規定を盛り込むことが必要となり、規定が複

雑で分かりにくくなっている。また、構造ごとに異なる幾何学的非線形性の効果

を設計基準の規定、すなわち強度値である許容応力に含めて扱うため、必ずしも

全ての場合において合理的な設計となっているか明かではない。その端的な例が、

上に述べた有効座屈長に関する規定、及び曲げと軸力を受ける部材の照査方法で
ある。

　　　上に挙げたような疑問点を明らかにするためには、幾何学的非線形性とは何で

　　あるのか、設計において幾何学的非線形性をどう扱うべきかということを検討す

　　ることが必要である。現行の設計方法においてどの様に幾何学的非線形性が取り

　　扱われているかを考えるのと同時に、非線形構造解析を前提とした新しい設計体

　　系を考えることによりこれらの疑問点が明らかにされよう。
●

　過去においては構造解析を行なう能力に限界があったため、現行の様な設計体

系が取られたのは当然のことであった。しかし、今日では計算機の性能は飛躍的

に向上しており、いわゆるパーソナル・コンピュタ程度のものでもかなりの計算

が可能となっている。一方、構造力学、特に有限変位理論に関する研究において

も著しい進歩があり、非線形性の特別に大きくない問題にっいてはその理論体系

が確立されっっある。これらのことを考えれば、非線形構造解析を容易に行なえ

る状況にあるといえる。

　　　この様な状況をふまえ、将来の設計体系のあり方にっいて考えてみると、現在

　　行なっている線形解析より多少高度な計算を設計者に要求することによって、設

　　計基準のカバーする範囲を改め、合理的で分かりやすい設計基準に変えるという

●方向に進むことが・一っの可能性として考えられる・その場合・設計者が幾何学

　　的非線形性を考慮した計算を行い、設計基準ではその解析方法とその解析結果に

　　基づく照査方法を規定することになるであろう。

　ここでは上に挙げた疑問点から出発し、現行の設計体系における幾何学的非線

形性の取り扱いを考え、将来の方向として非線形構造解析法に甚づく設計体系を

考えるとき、そこでどの様な非線形構造解析がなされるべきであるのか、設計基

準において何を規定すればよいのか、等の事項にっいて検討する。

　但し、ここでの議論は現行の設計体系における安全性や経済性を高めることを

目的とするものではない。過去から培われてきた安全性や経済性を保ちながら、

設計者と設計基準の役割分担を改め、設計手順の単純化や合理化を計ることを考

えている。
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現在の安全性照査体系一鋼骨組構造物

　設計者　　一微小変位解析

　設計基準一本来ならば構造解析で扱
　　　　　　　うべき幾何学的非線形性
　　　　　　　に対して規定

過去

構造解析理論、計算能力に限界

検討事項

将来の鋼骨組構造物に対する
安全性照査体系において

どのような非線形構造解析がなされ
るべきか

設計基準で何を規定するか

設計基準が複雑で分かりにくい
常に合理的な設計になるとは限らない
　例一有効座屈長の算定方法

現在及び将来

非線形構造解析を容易に行える環境

前提

　現行の設計体系における安全性、
　経済柔生を保っ
　　　　　　　　畢

幾何学的非線形性を同程度に
評価できる非線形構造解析が必要

将来の安全性照査体系のあり方、可能性

設計者
設計基準

一

｝

簡単な非線形構造解析
分かりやすく合理的な
ものに

一1層 一2一

現行の設計体系における
　　　　　　　幾何学的非線形性の評価

梁一柱の式と同程度の幾何学的非線形性
を考慮する非線形構造解析

線形化有限変位解析
例一曲げと軸力を受ける部材

　　　梁一柱の方程式 初期形状からの変位は小さい
つり合いを変形後で考慮　　　　●

レ［死＋（、一レ浮／PE）M。、1≦1
N M 求まる方程式を離散化して解析

全体剛性方程式
ここに、レ　・安全率
　　　　N　・軸方同断面力
　　　　P　＝圧縮に対する終局軸力
　　　　　じロ
　　　　M　・曲げモーメント
　　　　　O
　　　　PE・オイラー座屈荷重
　　　　M　・曲げ圧縮に対する終局曲げ
　　　　　C　U　　　　　　モーメント

P
c
u

及びPEは有効座屈長を用いて算定

　　　　　　　　　ロ　　　ロ　　　ロ　　　ロ
｛F｝一［KE＋KG（N，MY，Mz，MM）］｛d｝

ここに、IF　I・範点力ベクトル1

　　【K一】噸形剛性マトリクスi

　　【Ko（障．．醜●冒．鷲Oz，一●u》】■基即1伏態における虚‘可四性マトリクス；

　　ld l■節点夏位ペクトル＝
　　阿O・藁鄭状鰭における軸方向力：

　　凹．ゾ怨雌伏鰭におけるY方同曲げモーメント；

　　ゴが厩準伏悪におけるZ方向曲げモーメント；

　　目．■・鴻‘構状爆におけろ反りモーメント

弓一 一4一
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1．線形化有限変位解析による設計方法

　まず安全率を除いて考える

線形化有限変位解析によg構造解析

設計荷重に対し作用応力σNONLを算定

　　　　σNONL　　　　　　l

ーっの照査式で全ての部材に対して
照査する事が可能

現行規定一荷重条件により照査式の
　　　　　使い分けが必要

幾何学的非線形性の効果

　現行規定一強度で考慮

　線形化有限変位解析一発生応力で考慮

　　　　　　　一5一

分岐座屈に対する照査

　残留応力、初期たわみなど
　不整の影響が重要
　　　畢

強度の低下

線形化有限変位解析

　安全性を確保するために考慮が必要

等価な初期不整を与えて解析

残留応力、初期たわみなどによる
強度の低下

　　　　　　H

初期不整に対する付加曲げモーメントの
増加

騨6一

1．o

0．5

0

初期不整の大きさ

　現行の設計体系の安全性と等価にする
　ことを前提

　設計基準の基準耐荷力曲線と比較
　　　　柱の曲げ座屈

道路橋示方書
基準耐荷力曲線
　　　　　　　　　弾性座屈曲線
．、：、、

　　『零＼

　　　γ一π＼、1＼
　　　　　　　　＼ミ§、
　　　　　q　　　　　N、
　　　　　　　　　　　、＼、
P　　　　　　　－P　

ミミ、、

　一、』　　　．，　，，　拓　鵡÷

　　初期不整を並・ユーとして解析
　　　　　　　　P　　40

断面形状の違いによる影響

P
πY
1．O

0．5

川C嶺1寵一距e岨』C肛r罵
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　　　El8“kBロこIli閥理Cロr7e
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一　　P一、一
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o

面内問題の場合一断面形状によらない

一8一
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境界条件の違いによる影響

上
P▼

翫。　　1瞠乱c。11’蜘匙』。1『7¢　　rlr

　　　　　　　　　　　　　　　

P…～ベミIN　』寒り
05　F臣㎞＼駄　EI紺k酬bg㎞
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⊥P
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　　解析例
§
冊
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董05　黛
誼　　　　　　　 、

寂
≒曜

融EO．4

　　　P

li涯

　Q．1

　　　　［
　　　　：
　O

L型ラーメン

ノr微小変位解析

＼
a

＼で線形化有限変位解析

　　　＼
　　　　　＼、
　　　　　　　＼、
　　　　　　　　　、＼
　　肴効座屈長

　　　（道示規定レ

　　　　　　　　一9曹一

安全性の確保一安全率の導入

　　　　　　ひ　　　　　　　NONL　照査式　　レ　　　≦1
　　　　　　　σY

全ての点で等しく安全性を確保

これで十分？

例：柱の曲げ座屈

　　mCα1巴1融・llre“‘llCor陀

Ean‘σ1

　＼ミ．．

　　　　　　　　　　愚Col理”・51ren山Cαr▼ε1Safεしyhdor
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0．4
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0、1
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　　　　　LF，A冒it急oIしhiヒhih，orlεoUo鼠
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　　　　　　　　　　　　　⊥0　　　　　　　　　50　　　　　　　　　聖OO　　　　　　　　150　　　　　　　　200　　　　　　　　250　　　　　　『

　　　　　σY
設計荷重＋一，Eを用いた設計一不十分
　　　　　レ

　　　　　σ　　E　　　　　　Y設計荷重＋一，一を用いた設計
　　　　　レ　　　レ
　　　　　　登

　　　　　　等価　ゆ現行の設計
　　　　　　畢

設計荷重×安全率＋σY，Eを用いて設計

　　　N　　　　　Mレ1死＋（1一レ’／P，）MJ≦1

　　付加曲げモーメントの項にレは必要

注、実際に設計荷重×安全率を

　　　　　載荷する事とは全く異なる。

0
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線形化有限変位解析一面内問題

初期不整を与えることが可能
初期不整を与える必要のある部材は
少ない

線形化有限変位解析一面外『問題

全ての部材に対して初期不整が必要
初期不整の与え方
初期不整の検証が難しい
二次的部材の影響
立体解析一計算量が膨大

線形化有限変位解析による設計方法

　面外問題に対しては解析が難しい

初期不整の与え方
二次的部材の影響

現行の基準耐荷力曲線を用いた設計方
法が現実的

　有効座屈長の算定方法が不明確

　　面内問題に対して線形化有限変位解析
　　面外問題に対して強度を低減

●　　　　 整合しにくい

有効座屈長の合理的な算定方法を確立
することが重要

有効座屈長の意味

　　　　幾何学的非線形性

　　　　　　　ll

　軸力による曲げモーメントの増加

層U一
一14一

　　H．有効座屈長の新たな算定方法

　　　線形化有限変位解析により各断面にお
　　　ける付加曲げモーメントを計算

　　　　　　　有効座屈長を算定
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　NONL卜N／PE

MLiN
M
　NONL　　　　　＊　　　1－N／P

▲

尊
論
ロ
遡
干ミ0．2

妊
唯

R≒軍
商

0．1

lp

▼

0

解析例　一　L型ラーメン

　　線形化有限変位解析

　　，．J蘭覇薦艮変位解析
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皿　面外問題に対する検討
面外の問題

　・全ての部材に対し初期不整が必要

　　どのような初期不整を与えるかが不明であり

　　また、その検証も難しい

　・立体解析→次元の数が膨大

　・二次部材の影響も考えなくてはならない

検討事項

初期不整の選択
ロ

『　　　　　　　　7・o
　　遊示　　　　　　　　　7・o．豊

o

　　　　　　才イ，一由煽
　　　　＼く、　7。1．，

　ド7．［。♪’囎＼　魅
　　　　　＼　　　　　　＼ミ
　　　　　　　　、　β　一　〇　．　　o　o　　■

　　　し・「「一・

線形化有限変位解析に基づいた設計体系にお．いて

面外の問題に対して

どのような初期不整を与えるべきか。

・実際の骨組構造物を解析し、その際問題とな

る点は何か。

この設計方法を確立するために必要となる研

究の方同は何か。
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断面形状の影響
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骨組構造物の解析
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　　　　　　　　　　　　　　（横方向部材の剛性）

・線形化有限変位解析によれば二次部材の剛性の影響を考慮できる

・構造物の耐荷力は初期不整の方同に大きく影響される
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まとめ

　　D現行の安全性や経済性を保つことを前提
　　　とするとき、設計に取り入れるべき非線
　　　形構造解析は線形化有限変位解析である。

　　2）線形化有限変位解析による設計方法
　　　①面内問題
　　　　　簡単な例に対しては妥当な結果を
　　　　　与えた。
　　　　　分岐現象が問題となる場合には初
　　　　　期不整を与えることにより解決す
　　　　　ることが可能である。
　　　②面外問題
　　　　　二次部材の剛性を考慮しながら安
　　　　　全性の照査を行なうことができる。
　　　　　ほとんどの部材に対して初期不整
　　　　　を与えることが必要である。
　　　　　初期不整の与え方やその妥当性の
　　　　　検証が難しい。

●3囲時点では群耐荷力曲線を用いる設計
　　　方法が現実的である。

　　の有効座屈長を各断面における付加曲げ
　　　モーメントの程度を表すパラメータと
　　　考え・線形化有限変位解析により有効
　　　座屈長を算定する方法を提案した。得ら
　　　れた結果は妥当なものである。

一21一


