
2．新形式の長大吊橋
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2．1検討の目的

　海峡横断プロジェクトで進められる超長大橋プロジェクトでは，平成7年から12年の土木研究所共同研

究1）2）3）をはじめ，桁形式，ケーブル形式についてさまざまな試みが行われ，多くの成果が得られている．本

検討では，文献調査により，既往の研究成果もとりいれながら，現時点で実現可能であり，かつ経済的な吊

橋の基本形状を提案するものである．

提案は，以下の流れに沿って行った．超長大吊橋でフラッター発現風速を満たすことを主眼に，①文献調査

により，2500m級吊橋に耐えうる補剛桁形式の選定．②耐風性に優れたケーブルシステムの選定，③選定し

た桁形式，ケーブルシステムに適合した主塔形式の提案である．

　具体的には，耐風安定性に優れる2箱桁形式を採用し，剛性の高い1箱桁をねじり振動モード形状をもと

に効率的な区問に配置した．ケーブルシステムの検討では，超長大吊橋では主塔のねじれ剛性が耐風性に与

える影響が大きいことを確認した．このため，主塔位置でケーブル間隔を狭めたケーブルシステム，および，

それに対応する主塔形状を選定した．主塔形式は，従来，日本国内においては鋼製主塔が主流であったが，

耐震照査技術の進歩もあり，重量の重いRC主塔や，C　FT主塔の検討もされるようになってきた．

　本検討では，経済性と施工性，工期短縮の可能性をもつ複合主塔により設計を行う．複合主塔は鋼殻が円

形であるほどコンファインド効果に優れること，所定の板厚をもっ鋼管であればリブが不要であり溶接構造

が少なく，製作上有利であることから，既成鋼管により断面を構成する構造を提案する．また，主塔上部は

曲げモーメントが小さく，重量の大きい充填コンクリートは死荷重反力を大幅に増加するため，上半分を充

填しないハイブリッド型を比較検討した．
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2．2　補剛桁断面の検討

2．2．1箱桁形状と耐風性について

　本検討では，土木研究所共同研究1）2）3）により検討が進められ，フラッターに対する安定性の高い2箱桁形

式を基本として，本節において，1箱桁併用形式の考察，2．3節においてケーブルシステムの検討を行う．

2箱桁形式について既往の研究で得られている成果は以下の通りである．

（1）1箱桁と2箱桁の耐風性の比較について

　平成7年度「耐風性および経済性に優れた超長大橋の開発に関する共同研究報告書（P68－P70）」に1箱桁

と2箱桁の耐風性について比較検討した内容が示されている．2箱桁断面が1箱桁に比べてフラッター限界

風速が30％向上したと報告されている．

（2）1箱桁，2箱桁併用形式の耐風性について

　平成7年度「耐風性および経済性に優れた超長大橋の開発に関する共同研究報告書（P116－P123）」で1箱

桁併用形式の検討が行われている。1箱桁と比較して，1箱桁，2箱桁併用形式では，フラッター限界風速

が30％向上したと報告されている．

　本検討では，1箱桁，2箱桁併用形式φ5）の詳細な検討をするため，耐風性が良好であることが確認されて

いる断面を，検討断面として用いることとした．参考にした断面は平成12年度「経済性を考慮した超長大

橋の耐風設計法に関する共同研究報告書（その1）」のP80，r4．2．9の二箱桁断面の耐風安定化策の検討」

の基本断面形状を用いる．、

　吊橋のフラッターに対する安定性は，補剛桁に作用する空気力の特性，および，構造的な振動モード（振

動形状，振動数）が大きなパラメーターとなる．このうち，空気力の影響が大きい位置は，フラッター発生

時にねじれ変形の大きい中央径間中央部であり，この区間に，空力特性の優れた桁形式を採用することは，

耐風性の向上に効果的である．一方で，振動モードに着目した場合，簡易式で見られるように，ねじり振動

数を高め，また，ねじり振動数と鉛直振動数の比を大きくすることが耐風性の向上につながると一般的に考

えられる．

　そこで，本検討では，橋梁のねじり剛性に寄与する割合が高いと考えられる主塔付近を，剛性の高い1箱

桁としたときに耐風性に及ぼす影響について，その配置区問の効率性について検討する．検討は，1箱桁区

問を変化させた数ケースと，1箱桁区間の桁高を変え，剛性を変化させたケースを比較する．フラッター発

現風速の推定は，selberg式により行う．
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2．2．2　1箱桁，2箱桁混合形式の検討

2．2．2．1検討条件

（1）構造諸元

　1）支問長＝1250＋2500＋1250m

　2）幅員：6車線

　3）補剛桁断面：2箱桁形式，および，

　表一2．2．1補剛桁断面剛性

2箱桁形式の中央開口部を閉じた1箱桁形式

箱桁

2箱桁 hニ5m
断面積（m2） ねじり剛性（m4）

0．8926★2 8，097

1箱桁

h＝5m 2．153（1．0） 24．640（1．0）

h＝7m 2。282（1．06） 48．207（1．97）

h＝8m 2．379（1．11） 63．065（2．56）

h＝10m 2．545（1．18） 97．966（3．98）
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図一2．2．3　1箱桁区間の剛性

4）ケーブル諸元

　ケーブル断面は概略設計により，表一2．2．2のように仮定する．ケーブルの許容張力は，本四上部工設計

基準では，安全率2．2が適用されているが，本設計では，支間長が長く活荷重比率が小さいと考えられる

こと，将来の架設精度，防蝕技術の向上を期待して安全率1．8と仮定した。

表一2．2．2ケーブル諸元

主ケーブル

許容張力 Mpa 1000（1800！1．8）

断面積 m2 0．6309

ケーブル径 m 1，002

水平張力 kN！cab　le 526745

重量 kN／cable 54．46
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2．2．2．2振動モードと1箱桁配置区間

　吊橋の耐風安定性を支配する支間中央部には，空力特性の優れた2箱桁を配置．検討ケースは，空力特性

の要求されない主塔付近に，ねじり剛性の高い1箱桁形式を配置し，橋梁全体のねじり剛性を高める効果を

期待する．

　配置区問の設定の参考とするために，対称1次ねじり振動時の変形形状を調査した．

　ねじれ振動時のねじれ率（dθノL）が大きい区間ほど，ねじり剛性を高めた時の効果が高いと考えられる

ため，ねじれ率に着目した．図一2．2．4に3径間吊橋と単径間吊橋のねじれ率の分布を示す．

　解析は箱桁配置区間に応じて，2箱桁，1箱桁を中立軸位置に配した3次元骨組みモデルにより，固有値

解析を行った．

1）連続吊橋

　ねじれ率の分布を見ると，ねじれ率が最も高い位置は，連続吊橋では，主塔より中央径間よりの380m位

置であった．また，中央径間中央，側径問中央では，ねじれ率は0であり，この区間では，補剛桁のねじれ

剛性は対称1次ねじり振動に寄与しないと考えられる．

2）単径間吊橋

　単径問吊橋では，さらに中央径間よりの1！4Lc付近で最もねじれ率が高い．既往のクロスハンガーの設置

検討6〉においても，中央径間114付近に設置することが有効であることが報告されており，ねじれ率と補剛

部材の相関性が高いことを示している．

　図一2．2．4の最下段のグラフは，100m区間のねじり剛性を高めた時に，ねじり振動数がどの程度変化する

か調べた結果である．振動数の傾向と，最上段のねじり率の傾向は一致しており，ねじり率の高い区問を補

剛することが，ねじり振動数を高めるために有効である．

　以上の検討結果より，検討ケースは，主塔位置から対称に1箱桁を配置したcase・1～3と，検討で補剛が

有効であると考えられた中央径間の区問500mに配置したcase－4（図一2．2．5参照）についてフラッター発現

風速を推定した．また，case－4について補剛桁の桁高を変え，剛性を変化させたケースについても検討した．

表一2．2．3検討ケース

1箱桁区間 1箱桁桁高
Case・0 0 一

Case・1 400m＝200m☆2＝Lc16．25 H＝5m
Case－2 800m＝400m★2＝Lc！3．125 Hニ5m
Case－3 1200m＝600m★2＝Lc！2．085 H＝5m
Case・4 500m＝Lc！5．0 H＝5m
Case・4－7

Case・4－10

500m＝Lc15．0
（中央径間の一部）

H＝7m
H＝10m
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Case－0

2箱桁区間125肋

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1

2箱桁区間250伽 2箱桁区間1250m

Case－1

2箱桁区間m5伽 1箱 『補剛区間2 o国・2 2箱桁区間210伽 1箱 補剛区間2舳‡2 2箱桁区間105伽

Case－2

2箱桁区間85舳 且箱桁補剛区間40舳曙 2箱桁区間1τ0舳 1箱桁補剛区問400国寧2 2籍桁区間85伽

Case－3

2箱桁区間550融 1箱桁補剛区間600■宰ウ 2箱桁区問130舳 1箱桁補剛区間60伽32 2箱桁区問65舳

Case－4

2箱桁区間135伽 1 桁補剛区間4 o皿 2箱桁区問132舳 1 桁補剛区間4

　l

o皿 2箱桁区間135伽

図一2．2．5 2箱桁と1箱桁の配置区間検討ケース
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2．2．3検討結果

2．2．3．1振動解析結果，およびフラッター発瑛風速

　解析結果，および推定式によるフラッター発現風速を表一2．2．4，表一2．2．5に示す．フラッター発現風速

の推定は，曲げねじれフラッターの推定式であるselbe㎎式を用い，桁形状の空力特性による補正係数を1．0

として計算した。固有値解析は1箱桁区間の重量剛性を考慮するが，桁高の変化の検討では，簡易に剛性

のみを変化させて傾向を調べた．

　Selberg式によるフラッター発現風速Ucfの推定式

　　uげ＝κ×u3

　　脆一〇。嘱xのθ×β1一（伽／のθ）2・」／μ

　　　　1P伽　　　　π
　　7ニ8　　　7μ＝一
　　　　　β2　　　　2加
　　　　　　　　　　　7
　　　　：K：桁の空力特性による補正係数・＝1．0

　　　　ωθ，ωh：ねじり，鉛直振動数

　　　　B：桁幅

　　　　m：桁の鉛直一次振動の等価質量

　　　　mr：桁のねじれ一次振動の等価極慣性質量

表一2．2．4振動解析結果

1箱桁区間 1箱桁高
丘
（Hz）
丘
（Hz）

丘1f∀
　m
（kN！m）
　mr
（kNm21m）

Case・0 Om 『 0．0547 0．1238 2．26 439．7 117163

Case－1 400m＝200m索2 H＝5m 0．0547 0．1261 2．31 439．6 116001

Case・2 800m＝400m★2 H＝5m 0．0547 0．1276 2．33 439．6 116041

Case－3 1200m＝600m★2 H＝5m 0．0547 0．1287 2．35 439．6 116561

Case－4 500m H＝5m 0．0547 0．1276 2．33 439．7 117612

Case・4・7 500m H＝7m 0．0547 0．1365 2．50 439．7 119170

Case・4－10 500m Hニ10m 0．0547 0．1443 2．64 440．0 121381

＊振動数の計算は剛性のみを変化させ，補剛桁重量，ケーブル径の違いは考慮していない．

表一2．2，5フラッター発現風速Vcfの比較

1箱桁区問 1箱桁高
釦
（Hz）
丘
（Hz）

丘1fヤ 　Vcf
（m／sec）

Vcf

ratio

Case－0 Om 一 0．0547 0．1238 2．26 45．1 （1．00）

Case・1 400m＝200m歯2 H＝5m 0．0547 0．1261 2．31 46．0 （1．02）

C＆se・2 800m＝400m＊2 H＝5m 0．0547 0．1276 2．33 46．7 （1．04）

Case－3 1200mニ600m惚2 H＝5m 0．0547 0．1287 2．35 47．2 （1。05）

Case・4 500m H＝5m 0．0547 0．1276 2．33 46．9 （1．04）

Case－4・7 500m Hニ7m 0．0547 0．1365 2．50 51．0 （1。13）

Case－4・10 500m H＝10m 0．0547 0．1443 2．64 54．7 （1．21）
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2．2．3．2　考察

　補剛桁剛性のみを変化させた概略計算である斌2箱桁から1箱桁（h＝7m）に変化させることで，13％の

　発現風速が向上する．

　主塔を中心とした800mに1箱桁を配置したcase・2より，事前検討で補剛が有効と考えられた500m区

　間に1箱桁を配置したcase・4の方が，補剛区間は短いものの，ねじり振動数は高く，フラッター発現風

　速が上昇する．

・フラッター発現風速の向上は，補剛桁高さを変化させないケースでは，最大5％の向上にとどまり，一定

　の効果は得られるものの，ケーブルシステムの変更など他の耐風向上策と比べて，効果はさほど高いと

　は言えない。また，500m補剛した場合，全橋での鋼重は2000ton増加する。

　吊橋の鉛直剛性は，ケーブルの寄与が大きく，補剛桁剛性の寄与は小さい．このため，1箱桁を配置し

　ても鉛直振動数の変化はほとんどない．

　ねじり振動時の変形性状の検討から，支間中央部では，ねじれ率が0，っまり．耐風性に着目すると，

　この区間の補剛桁にねじり剛性は不要であり，この区間にねじり剛性は小さくても経済的な断面を配置

　することにより，経済性を向上させる可能性がある．
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2．3　ケーブルシステムの検討

2．3．1目的

　長大吊橋の耐風性の向上策としては，補剛桁の空力特性の向上，補剛桁，ケーブル（サグ，吊構造重量に

よる幾何剛性）の剛性を高める方法，3次元的なケーブル形状により，ねじり振動数を高める方法などが提

案されている．本章では，ケーブルの水平面内のサグを持つ3次元的な形状に着目し，フラッターに対する

安定性に与える影響を検討した．検討対象としたケースは，①基本ケース（平行線ケーブル），②主塔位置で

内側に絞ったケース（モノデゥオ），③主塔位置で外側に拡げたケース，④2箱桁の箱の両端にケーブルを定

着した4本ケーブル形式である。また，櫻井らにより提案されている2重ケーブル吊橋7）についても数値解

析を実施し，耐風性を比較した．

　3次元ケーブルシステムでは．桁の水平モードとねじり振動モードの連成が生じやすく，通常の長大吊橋

とモード形状がことなるため，フラッター現象の把握には，構造システム全体を考慮したフラッター解析に

よる検証が最終的には必要と考えられる．ここでは，定性的な安定性の把握を目的として，従来の簡易式に

基づき，ねじり振動数の向上がフラッター発現風速の向上に寄与するとの仮定から，フラッターに対する安

定性を比較，評価する．検討にあたって，主塔のねじり剛性は橋梁のねじり振動数に影響を及ぼすが．ここ

では，経済的とされるRCラーメン形式を想定した。補剛桁は4車線の2箱桁形式とした．

2．3．2検討条件

2．3．2．1検討ケース

　検討ケースは，水平方向のサグの影響として，支間中央のケーブル問隔は同一（28m）とし，主塔位

置でのケーブル問隔を変えた①～③，および2箱桁形式の内外にケーブルを配置した4本ケーブルを2

ケース試算した（④～⑤）．4本ケーブルは主塔位置で2本の塔柱に収束する3次元形状をなしている

（図一2．3．4参照〉．

　　①通常の平行線ケーブル，ケーブル間隔B＝28m

②

③

④

⑤

3次元ケーブル，主塔位置B＝2m（モノドユオケーブル）

3次元ケーブル，主塔位置B＝38m

4本ケーブル，主塔位置B＝28m

4本ケーブル，主塔位置Bニ38m

また，櫻井らにより提案されている2重ケーブル吊橋にっいても数値解析を実施し，耐風性を比較した．

　　⑥2重ケーブル
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2．3．2．2構造条件

（1）支間割，構造形状

上

TPか　675
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　　　　　　　　　　　　　　　　　　　図一2．3．1基本形状

（2）補剛桁

　補剛桁形状は土木研究所にて検討されている2箱桁形式を参考とする．横梁は箱桁を30mピッチで

　配置する．主桁，横梁の剛性を表一2．3．1，2に示す．

ケーブル闘晴28000
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　　　　！

2　2　0750　　　　10000　　　　2　000　　　　10000　　　　7502 50
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．
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．
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5500
　－

　x

一
N
一
一
　
　
2 5 8850　　　　　　　　　10500　　　　　　　　　8850　　　5　250

54500

図一2．3．2補剛桁仮定断面

表一2．3．1補剛桁諸元

項目 諸元
形状 高さ　　　　　　　　　　　（皿） 4．00

桁幅　　　　　　　　　　　（皿） 12．10

ケープル間隔　　　　　　　　（m） 28．00

図心（鉛直，デッキより）　　　（m） 1，627

図心（水平，中心より）　　　　（m） 10，588

剛性 断面積　　　　　　　　　　（m2） 0，529

鉛直曲げ剛性　　　　　　　　（m4） 1．35

水平曲げ剛性　　　　　　　　（m4） 7．04

ねじり剛性　　　　　　　　　（m4） 2．65

重量 重量　　　　　　　　　　　（kNlbox） 89．24（89．34）

極慣性重量　　　　　　　　　（kNm2／m／box） 2108（2108〉

表一2．3．2　開ロ部横梁

項目 諸元

剛性 断面積　　　　　　　　（m2） 0．31

鉛直曲げ曜性　　　　　　（m4） 0．83

水平曲げ哩性　　　　　　（m4） 1．51

ねじり剛性　　　　　　　（m4） 1．34
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（3）ケーブル断面

表一2．3．3にケーブルの概略設計結果を示す。

　表一2．3．3メインケーブルおよびハンガー断面

　メインケーブル

項目　　　　　　　　　　　　諸元
破断強度 1800M　a
安全率 1．8

許容応力度 1000M　a
水平張力 415335KN／cabie

設計張力　　　　死荷重 454838KN／cable

活荷重＋温度荷重 39186KN／cabIe
素線径 5．2mm
素線本数 23368本

断面積 0．4963m2
応力 995M　a

中央径間 43．085kN／cable　　重量

（ケーブルなL　　　側径間 43．056kN／cabie

ハンガ＿』

項目　　　　　　　　　　　　諸元
ケーブルタイプ PWS　馨51x　7
破断強度 10290kN

単位重量 467kN／m
断面積 5811mm2
外径 108mm
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2．3．33次元ケーブルの振動特性とフラッター発現風速

2．3．3．1　検討結果概要

　3次元ケーブルの検討総括を表一2．3．4に示す。また，それぞれのケーブルシステムの解析結果は2．3．3．2

節に示す．解析は3次元骨組みモデルについて固有値解析を実施した．また，4本ケーブルのケーブル断面

積は，それぞれのケーブルで荷重分担率が変わると考えられるが，ここでは，ケーブル配置の特性を明らか

にすることを目的として，2本ケーブルの半分と仮定した．

表一2．3．4　3次元ケーブルシステムの振動特性とフラッター発現風速

case ケーブル配置 鉛直振動数～

（等価　　）

ねじれ振動数fθ

（等　極慣性重　）

f》／fθ フラッター発現風速

seb魂式による

］メント

①
　2次
α055フ

（601．1）

　16次

α1396

（99235）

2．51 66．1　（1．00
通常の吊橋

τ
尋
』

着　融状

②
、　　　　　　　　　　　／一 一「F、　　　　　　　　　　　　　　 一

♪＞＜＿生＞＜§
　　　主　　　　閉じたケーブル

　2次
0．0556

（600．8）

　23次
0．1515

（108165）

2．72 74．4　（1．13）
ねじれ擬動数が高く耐風性は最
も優れる。

③
『一一rr一～＿＿＿　　　＿一rT－r

r 一［　』

　　　　　　プ，、土，＿i」i＿夷
　　　外　に　いた3　元ケーブル　E

　2次
0．0555

（DOO．9）

　12次

0．1鄭

（93014）

2．41 62．6　（0．95）

①と同様であるが，塔柱閥隔が
広がり，塔柱のねじれ剛性が低
下するため，ねじれ娠動数はさ
らに低下する。

④
　2次
0．0555

（601．1）

　11次

0．1336

（78633）

2．41 57．0　（0．86）

2箱桁に独立したねじり糞形は
生じない。ケーブルにょるねじれ

爾性が低下するため．ねじれ振

動数は下がる

一尺 ＿ 」＿
，一一　閣　　　　　　i

　　　　　　　　　　　毒　　　　　　　　　　　紳　　一一一 一一1』

　　　　9　　　　ヨ
中央径間ケーブル4本としたケース

⑤
～’一 一～く＝　　　　一
『
　
　
　
　
　 こユF‘　昌　　岳

、，．
，4二養・遭＿ 二

　　　　　　萎
中央径間ケーブルを4本とし堵柱閣隔　広げたケース

　2次
0．0555

（6DO．9）

　11次

0．1258

（78934

2．27 55．1　（0．83）

②と同様であるが，塔柱間隔が
広がり，塔柱のねじれ剛性が低
下するため，ねじれ畳動数はさ
らに下がる。

① 丁
掴
1

一

　23次
0．1516

（110179

一
主塙の購性の影響の確認のた
め，①③の主堪位置を固定し
たケース①一，②Pのねじれ振動
数を見ると，擬動数はほぼ同値
であり，超長大吊橘では，ケー
ブルシステムの査化より．主塔

のねじれ剛性がフラッターに対
する安定性を左右することが分
かる。

①の塔の　与分　　いたケース

③7

一 』一　下い一～ ・rr一Tr 一一
τ
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一

1）3次元ケーブルの振動特性

　検討ケース①～③は主塔位置でのケーブル間隔のみを変えたケースであり，主塔位置でのケーブル問隔が

広いほど，ねじり振動数が低く，フラッター発現風速が低下している．ケーブル間隔が広いケース③と狭い

ケース②は一見すると，異なった構造のように考えられるが，ケーブルの橋軸直角面内の角度が同一であれ

ばケーブル断面積，初期張力による鉛直方向，水平方向の剛性は同じであり，構造系全体としては，鉛直

方向，ねじり方向に同じ剛性を持つものと考えられる．確認のため，①，③のケースから主塔の剛性の影響

を排除したケースとして，①，③の固有値解析を実施した．この結果，主塔の影響を排除した振動数は主塔

のねじり剛性の影響をうけない②モノデゥオ形式とほとんど同じ振動数となっており，①～③のねじり振動

数の違いは，ケーブルシステムではなく，主塔の剛性の違いによることが確認された．

2）4本ケーブルの振動特性

　4本ケープル形式④，⑤では，基本ケースと比べて，ねじり振動数が低くなうた．このため，フラッター

発現風速はそれぞれ57m／sec，55mlsecと，基本形状より10m／sec程度低下している．4本ケーブルのねじ

り振動モードとしては，理論的には図一2．3．3のような3ケースが生じる可能性がある．モード2はブラウン

博士の提案によるtwin－bridge8）で期待されるモードである，本橋の諸元では，モード1が基本ケースよりも
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低い振動数で生じており，本橋の横梁の剛性では，モード2，3はモード次数50次以内には見られない．

このため，今回対象としたような， 一定の横梁剛性をもっ2箱桁形式では，ケーブルの鉛直方向の剛性によ

る橋梁全体のねじり剛性が低下する4本ケーブル吊橋は，耐風上不利であると考えられる．

↓
↑

ねじれモード1 ねじれモード2 ねじれモード3

図一2．3．3　4本ケーブル吊橋のねじり振動モード

〆

図一2．3．4　4本ケーブル概念図
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2．3．3．2固有振動解析結果

（1）平行ケーブルの振動解析結果

基本の平行ケーブル吊橋の固有値解析結果を図一2．3．5に示す．

　　　　Y

図一2．3．5（1）

　MODE　NO　　　　　2　　　　　FREQUENCY　　　　　　　O．0557　　　　GM．

　　　　　　　　　　PERlOD　　　　　　　　17．969　　　　GM．

　　　　　　　　　　　R．X　　　　　　－0．273　　 GM．

　MAX．DIR　　　　　Y　　　　　　　　　R．Y　　　　　　　　　47．006

　　　　　　　　　　　R．Z　　　　　O．000

基本ケースの振動モード図（鉛直たわみ対称1次）

0．64056

0．33782

0．02162

　　　　Y

図一2，3，5（2）

MODE　NO　　　　l6　　　　　FREQUENCY　　　　　　　　O．1396　　　　GM，

　　　　　　　　　PERIOD　　　　　　　　　7．162　　　　GM．

　　　　　　　　　　R．X　　　　　　　　　　O．000　　　　GM．

MAX．DIR　　　　Y　　　　　　　R．Y　　　　　　　　－0．000

　　　　　　　　　　R．Z　　　　－0．951
　　　　　　　　　　TX　　　　　　　　　235．931

基本ケースの振動モード図（ねじり対称1次）

0．56129

0．43557

0．00315
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（2）3次元ケーブル，主塔位置Bニ2m（モノドユオケーブル）の振動解析結果

1）構造概要

　主塔位置でケーブル間隔を狭めたケーブルシステムはモノデゥオケーブルとも呼ばれ，表一2．3．5に示すよ

うに，フラッターに対する安定性に関して様々な論文が発表されている．

モノデュオ形式（図一2．3．6）の基本的な考え方はは，主ケーブルの塔頂サドルを中央に集中して配置し，補

剛桁の振り変形における主ケーブル両面の橋軸方向相対変位を塔頂部で拘束することによって，構造系全体

の擬り変形を増すことができる（文献1）．このねじり剛性の高さにより，「ねじり1次の固有振動数の増加

および等価質量・極慣性モーメントの増加によりフラッター発現風速は増加する（文献7）」などの報告がな

されている．

図一2．3．6モノデュオケーブル形式

表一2．3．5モノデュオ形式による超長大吊橋に関する参考文献一覧

文献

番号
論文名 論文集名 年次 頁 著者名

1 MONO－DUO形式による超長大吊橋の耐風安定化に対する基礎的検討
土木学会年次学術

講演会講演概要集
1994年 mO頁

森園康之，藤野陽三，前田研・，長

井正嗣

2 MONO－DUO形式による超長大吊橋の耐風安定化対策と静的構造特性
土木学会年次学術

講演会講演概要集
1995年 1386頁

田平秀和，森園康之，藤野陽三，前

田研一，長井正嗣

3 MONO－DUO形式による超長大吊橋の耐風安定化対策と涙り振動特性
土木学会年次学術

講演会講演概要集
1995年 1388頁

保坂俊晃前田研一，藤野陽 三，森

園康之，長井正胴

4 補助ハンガーシステムを併用したMONO・DUO形式超長大吊橋の構造特性
　土木学会

構造二1二学論文集
1996年 1049頁

前田研 之，岩本政巳．長

井正嗣，藤野陽三

5
リジッドハンガーフレームを用いたMONO・DUO形式超長大吊橋の耐風安

定性

上木学会年次学術

講演会講演概要集
1996年 410頁

田平秀和，岩本政巳，前田研一，長

井正嗣，藤野陽三

6 ステイハンガーを用いたMONO・DUO形式超長大吊橋の耐風安定性
k木学会年次学術

講演会講演概要集
1996年 412頁

志水平，森園康之，藤野陽三，岩本

政巳，前田研 一

7 超長大橋の耐風安定性に関する調査研究報告書
上木研究所資料

　　3429
1996年 一

佐藤弘史，荻原勝也．松藤洋照　嶋

本栄治，星加益朗

8 MONO・DUO形
式超長大吊橋の酎風安定性に及ぼすリジッドハンガーの効

果

　士木学会

構造 工学論文集
1997年 1209頁

前田研 ・
，
岩本政巳，森園康之，田

平秀和，長井正嗣，藤野陽三

9 超長大吊橋の耐風安定化対策と暴風時における静的不安定問題
土木学会年次学術

講演会講演概要集
1997年 ll8頁

田’F秀和，前田研 一
，
森園康之．岩

本正巳藤野陽モ

10 超長大吊橋の耐風安定化対策と連成フラッター特性
上木学会年次学術

講演会講演概要集
1997年 120頁

中津川宏和，岩本1｝1巳，藤野陽i．

前田研…，長井正嗣

11
MONO・DUO形式化とリジッドハンガーによる超長大吊橋の耐風安定化策

の実現性

　土木学会

構造工学論文集
1998年 1199頁

前田研・一．岩本政巳，森園康之，田

平秀和，長井正嗣，藤野陽 三

12
作用空気力が変化した場合の連性フラッター特性について

一従来形式とモノデュオ形式に対する検討一

k木学会年次学術

講演会講演概要集
1998年 126頁 上田宗志，米田昌弘．西澤毅

13 MONO・DUO形式超長大吊橋のMONO区問長と耐風安定性に関する研究
ヒ木学会年次学術

講演会講演概要集
1998年 132頁

志水平．森園康之，藤野陽i，前田

研 一
，
岩本正巳
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14
超長大箱桁形式吊橋の連成フラッター特性に関する2，3の考案

一作用空気力を変化させた従来形式とモノデュオ形式に対する検討一

　t木学会
構造工学論文集

1999年 1047頁 米田昌弘，上田宗志，西澤毅

15 MONO・DUO形式超長大吊橋のフラッター解析に関する研究
土木学会年次学術

講演会講演概要集
2001年 722頁

宇都宮実，山口栄輝，木村吉郎，久

保喜延

16 モノデュオ形式吊橋の連成フラッター特性を支配する空気力成分について
　士木学会

構造工学論文集
2002年 909頁 米田昌弘，和田譲司

2）固有振動数

　モノデゥオタイプの固有値解析結果を図一2．3．7に示す．

　　　　Y

MODE　NO

MAX．DIR

図一2．3．7（1）モノデュオ形式

FREQUENCY　　　O．0556　GM．　1
　PERlOD　　　　　　　　17．979　　　　GM．　　　2

　　R．X　　　　　　　　－0，273　　　GM．　　3

　　R．Y　，　　46．951
　　R・Z　　，一〇・000

振動モード図（鉛直たわみ対称1次）

0．64084

0，33753

0．02162

　　　　Y

MODE　NO　　　　23

MAX，D　I　R　　　　　Y

図一2．3．了（2）モノデュオ形式

FREQUENCY　　　O．1515　GM．　1
　PERIOD　　　　　　　　　6．600　　　　GM．　　2

　R．X　　　　　　　　－0．000　　　GM．　　3

　R．Y　　　　　　　　－0．000

　R．Z　　　　　　　　33．515

　TX　　　　　　　　－272．696

振動モード図（ねじり対称1次）

0．52981

0．46816

0．00203
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（3）3次元ケーブル，主塔位置B＝38mの振動解析結果

　（2）のモノデゥオ形式と逆に主塔位置のケーブル間隔を開いたケースについて，固有値解析の結果を図

一2．3．9に示す．

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　亙

　　　　　　　　　　　　　　　　　　図一2．3．8ケーブル配置図

目
o
o

目
Q
O
的

　　　　Y
　　　　　　　　　　　　　擁ODEXO　　2　　FREQtE～CY　　　O．0555　GM．　1　　0．64084

Z《レ　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ドロゆ　　　　リド　　　　　　　じヨヨマ　　

　　　　　　X　　　　　　　　　R．x　　－1．621G鼠3　0．02175
　　　　　　　　　　　　　闇AX．DIR　　　　Y　　　　　　　R．Y　　　　　　　47．500

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　R．Z　　　　　　　　　　O，000

図一2．3．9（1）　3次元ケーブル（主塔位置拡張）振動モード図（鉛直たわみ対称1次）

　　　Y
M｛）DE　NO　　　　量2　　　　　FREQtENCY　　　　　　　O．1336　　　　G劉．

　　　　　　　PER【OD　　　　　　　　　　7．487　　　　G団．

　　　　　　　　R．X　　　　　　　　　　　O．000　　　　G剛．

MAX．DIR　　　　Y　　　　　　　R，Y　　　　　　　－0．000

　　　　　　　　R．Z　　　　　　　　　5．472

　　　　　　　　TX　　　　－222．388

0．56531

0．42837

0．00633

図一2．3．9（2）　3次元ケーブル（主塔位置拡張）振動モード図（ねじり対称1次）
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（4）4本ケーブル吊橋の振動解析結果

1）平行ケーブル（主塔位置ケーブル問隔28m）

　ケーブルを2箱桁の内外に配置した4本ケーブル吊橋の固有値解析結果を示す．

一スの固有値解析結果を図一2．3．11に示す．

ケーブルを平行にしたケ

ε

亙

図一2．3．m　ケーブル配置図

　　　Y

闘ODENO　　2　　FREQUENCY
　　　　　　　PERlOD
　　　　　　　　R．X
MAX．D【R　　　　Y　　　　　　　R．Y

　　　　　　　　R．Z

0．0557　　　　GM．

17．969　　　　G団．

一〇．282　　　　GM．

47．OH

O．000

0．64059

0．33779

0．02162

図一2．3．11（1）　4本ケーブル吊橋の振動モード図（鉛直たわみ対称1次）

　　　Y

図一2．3．11（2）

　　　冨ODEN〔）　ll　F麗QしENCY　　O．1295　GM．　1　0，69256
　　　　　　　　　　PERIOD　　　7．724　GM．　2　0．30560
　　　　　　　　　　　R．X　　　　O．000　GM．　3　　0．00184
　　　MAX．DIR　　　　Y　　　　　　　R．Y　　　　　　　　O．000

　　　　　　　　　　　R．Z　　　　　　　　　　－4．944

　　　　　　　　　　　TX　　　　　　　　　　305．58［

4本ケーブル吊橋の振動モード図（ねじり対称1次）
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2）拡張型ケーブル（主塔位置ケーブル問隔38m）

　ケーブルを2箱桁の内外に配置した4本ケーブル吊橋の固有値解析結果を示す．

側に開いたケースの固有値解析結果を図一2．3．13に示す．

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　・亘

ケーブルを主塔位置で外

図一2．3．12ケーブル配置図

　　　Y
MODE　NO　　　　　2　　　　　FREQUENCY

　　　　　　　　PERIOD
　　　　　　　　R．X
MAX．DIR　　　　Y　　　　　　　R．Y

　　　　　　　　R．Z

0．0557　　　　GM．

17．969　　　　GM．

一〇．282　　　GM．

47．0】1

0．000

0．64D59

0．33779

0．02162

図一2．3，13（1）　4本ケーブル吊橋（主塔位置拡張）の振動モード図（鉛直たわみ対称1次）

　　　Y
MODE　NO　　　　l　l　　　　FREQUENCY

　　　　　　　　PERIOD
　　　　　　　　R．X
MAX．Di　R　　　　　Y　　　　　　　　　R．Y

　　　　　　　　R．Z
　　　　　　　　TX

0．1258　　　　GM．

7．947　　　　GM．

0．000　　　　GM．

0．000

11．409

292．661

0．69096

0．30570

0．00333

図一2．3。13（2）　4本ケーブル吊橋（主塔位置拡張）の振動モード図（ねじり対称1次）
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（5）主塔の影響を排除した吊橋の振動解析結果

　主塔の影響を確認するため，基本ケースの塔を剛にしたケースと，3次元ケーブル（主塔位置拡張型）の

塔を剛にしたケースの固有値解析を行った．それぞれのねじり振動モードを図一2、3。14，15に示す。

亙

　　　Y

図一2．3．14

　　　MO囲NO　23　FREQUENCY　　O．1516　GM．　1　0。53141
　　　　　　　　　　　PERIOD　　　　　　　　　　6，597　　　　G橿．　　　2　　　　　0．46422

　　　　　　　　　　　R．X　　　　O．000　㎝．　3　　0．00437
　　　MAX．DIR　　　　Y　　　　　　　R．Y　　　　　　　　O．000

　　　　　　　　　　　R．Z　　　　　　　－27．223
　　　　　　　　　　　TX　　　　　　　　　274．341

基本ケースの主塔を剛にしたときのねじり振動モード

　　　Y

岡ODE　NO　　　　23　　　　FREQUENCY

　　　　　　　　PERIOD
　　　　　　　　　R．X
闘【．DIR　　　　Y　　　　　　　R．Y

　　　　　　　　　R．Z
　　　　　　　　　TX

0．1517　GM．
　6．594　　　　GM．

　0．000　　　　GM．

　0．000
29．806

－274．908

0．53352

0．46304

0．00344

図2．3．15　3次元ケーブル，主塔位置B＝38mの主塔を剛にしたときのねじり振動モード
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2．3、42重吊橋の振動特性とフラッター発現風速

2．3．4．12重吊橋の特徴

　耐風安定性を向上させるケーブルシステムの1っとして，2重吊橋が考えられる．2重吊橋は，補剛桁の

下方にケーブルを張り渡して上段のケーブルとハンガーロープで連結し，ハンガーロープに張力を導入して

耐風安定性の向上を図るケーブルシステムである（図一2．3．16）．

上ハンガー張力

（1＋α）　wd

d

下ハンガー張力

　¢　・wd

図一2．3．16　2重吊橋の概念図

2重吊橋の特徴を以下に示す．

①上下のケーブルにプレストレスを導入することで，橋梁全体の剛性が高まる

②活荷重，風荷重による鉛直・水平方向の変位，および曲げモーメントは通常の吊橋と比較して小さく

　　なる

③耐風安定性が改善され，限界風速が向上する

2．3．4．2耐風安定性の概念モデル

　通常吊橋は，耐風安定性の概念図として図2．3．17のような補剛桁を2本のバネで吊り下げたモデルと考え

ることができる．吊橋に強風が作用するとき，抗力と揚力と空力モーメントの空力の3分力を受け，この揚

力成分が自重より小さければハンガーは緩まないが，大きくなると不安定な状態になる．

　2重吊橋は，図一2，3．18に示すように補剛桁を上下から4本のバネで引張り合った構造モデルと考えるこ

とができる，このバネは，上向きの変位が生じると下ハンガーの張力を増大させ，下向きの変位が生じると

上ハンガーの張力を増大させて変形を抑制する方向に作用する．そのため，ハンガーケーブルが破断しない

限り上下のハンガーは緩まないので，耐風性は不安定になりにくいと考えられる．
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H
ドー一㎜罰

1

一一「H

f

ハンガー張力

Wd／2

　b

　　　　T
　　　　　　　　　M　c

D⇒
　　　　P、↑合
　　　　　　　　　L

揚力成分：PL

PL＝L12十Mc／b十D・θノ2

TニWd／2－PL＞0　安定

逼PL

II

　　等分布死荷重Wd

図一2．3．17　通常吊橋の概念モデル

H1 H1

H2

fl

H2

／／　　　　　　　　　，／乙

f2

　　　　Tl

D　⇒
　　　　　T2

M　c

合

上ハンガー張力

（1＋α）Wd

Wd

α・Wd

　下ハンガー張力

図一2．3．18　2重吊橋の概念モデル

T1ニ（1十α）Wd／2－P1ノ（1十α）

T2＝α・Wd／2十α・PL1（1十α）

T　＞0　安定
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2．3．4．32重吊橋の振動解析結果

表一2．3．6に2重吊橋の振動特性とフラッター発現風速をまとめる。

検討の結果，ケーブルシステムを2重とすることで，鉛直振動数が高くなることが確認された．ねじり振動

数については，今回の検討では基本ケースと変化が小さく，今後，下ハンガー張力の係数に関してより詳細

な検討が必要である．

　今回の比較解析では，他のケーブルシステムと同じ鋼製ケーブルを使用したモデルに設定しているため，

桁下ケーブルを追加している分，経済性に劣っている．2重吊橋を経済的に構成するためには，ケーブル材

料に炭素繊維を使用して軽量化を図り，補剛桁および主塔の軽量化などを含めて，総合的に検討する必要が

あると考えられる．

表一2．3．6　2重吊橋の振動数とフラッター発現風速

case ケーブル配置 鉛直叢動数～ ねじれ盃勤数fθ チ》／fθ フラッター発現風速 コメント

（　　　） （価　　　　　） b魂式による

2次 16次

① 覇
↓

0．0557 0．1396 2．51 66．畢　（1．00）
通常の吊橋

（601、1 （99285）

着本形状

2次 11次 2重ケーブル形式では．鉛直た

⑧
＿　　　　　・・」脚縞・　　　　　　　起b噛I　 0．0674 0．1393 2．07 63．0　（0．95

わみ振動およぴ水平たわみ振
動に関しては固有厳動数が上
昇するが，ねじれ固有擬動数へ

椿剛術の下翻一ケーブルを彊ったケース の影響は少ない。

鉛直振動モードを図一2，3．19（1）に，ねじれ振動モードを図一2．3．19（2）に示す．
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モード次数　二　2

固有周期　　二　14．826 （sec）

・粥》箔

緊　謙一汰γY、

ヤ

一　一』翻薫露鮭

、．
　　、凪
　　　　疇㎏

モード　　　固有円振動数　　　固有振動鍛　　　　固有周期
次数　　　　（rad．／seo）　　（cyc．／3ec）　　　（seo）

　2　　　　　　　4．23BO4E－OI　　　5．74505［一〇2　　　　 ．48257［＋C1

刺激係数　　　　有効質量　　　有効寛量畢　累積有効買量率

　1．613E＋｛〕2　　2．601［＋04　　2．331E司0　　8．628［＋00
X（一2．08到E－OI）　X〔4．358E－02）　X（1．170E－05）　X〔1．170［一〇5）

Y（1．615E＋02）Y〔2．507E←04）Y〔7．004E＋OC）Y（7．OO4E＋00）
Z〔5．12匠一〇5）Z〔3．747E－09〕Z（1．OIOE－12）Z（1．893E＋Ol）
　一3．94旺一〇3　　1．557E－05　　7．41艇一10　　9．105E－07
RX←a9柾一〇3）RX〔1557E－05）鳳（胴唖一1①RX〔9』05［一〇7）
RY〔0．00征圃O）RY（O．000E＋00）蝋0－00征司0）RY（0、000［＋00）
肛〔αOO征＋00｝RZω．OOC卜00）RZ（0．00匪司0）RZ（0、000E＋00）

図一2．3．19（1）　2重吊橋の振動モード図（鉛直たわみ対称1次）
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モード次数　＝　11

固有周期　　＝　7．17g　（sec）

一4魯＿ ，孟卿h、

藁－欝【灘加島幅渦W－一アw一ご章ε

・寒鱗麟撫

Y

モード　　　固有円振動数　　　固有振勤数
次勘　　　　　　　　でrad．／雪oc、　　　　　rovc．／gef9

，1　　　臼．75191E－Ol　　，39291［一〇1

　固有周期
　‘雪en、
フ，17922E＋00

　刺激係数　　　　有効質量　　　有効質量率　累積有効質量率

　一5．09酬E＋01　　　　　2．597［←03　　　　　2．328E－01　　　　　2．949E＋｛，I

X（一唇．76冒E－01）　　X〔　3．100［一〇2）　　X（　8．328E－06）　　X（　3．104E＋00）

Y（一1．6ア7E－01）　Y（2．812E－02）　Y（7．552モー06）　Y〔4．023E←OD

Z←5．0旺刈1）Z〔2．562E＋03）Z（6．904［一〇1）Z〔4．52δ卜01）

　一1．804E＋02　　3．25δE＋04　　1．550E痴O　　口．588E＋00
RX（一1．80妊痴2）RX（3．256卜04）RX（L550E＋00）RX（1．588［←00）
RY〔0　000E＋CO）　RY（0．OOOE＋00）　RY（0．000E＋00）　RY〔0．000［＋00〕

陀〔0．000E組0〕RZ（0．OOOE←00）RZ（0．000E＋00）RZ（0．000［＋00）

図一2．3．19（2）　2重吊橋の振動モード図（ねじれ対称1次）
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2．4主塔形式の検討

2．4．1はじめに

　前節までの検討により，ケーブルシステムとしてモノデュオケーブルが優れることから，ケーブル配置に

適した主塔形式として，A型主塔の設計を行う．2500m級長大吊橋の主塔には，高い耐荷力性能および耐震

性能が要求されると同時に，経済性も考慮しなければならない．このような問題に対し鋼管にコンクリート

を充填した複合構造が注目されており，本WGにおいて主塔に複合構造を検討する．複合主塔形式としては，

UOE既成鋼管により構成される構造としコストの縮減を図る．

　また，比較案として，RC主塔，鋼製主塔の概略設計を行い，経済性，全体系の耐風性の比較，単独形の

耐風性の比較を行う。

2．4、2複合主塔の検討

2．4．2．1検討条件

（1）適用基準

　コンクリートを充填した合成柱の設計は，

①合成柱（充填方式）を有する鋼製橋脚の設計施工指針（案）：昭和61．3，

　を基本に，

②複合構造物の性能照査指針（案）：Hl4．10，土木学会

を参照して設計をおこなう．

なお，荷重・組合せ等は，上部工設計基準（本四公団）を参照する．

阪神公団

（2）設計方針

複合主塔の試設計をおこなう上で以下の点を条件とした．

　　コンクリートは塔柱にのみ充填するものとし，水平材には充填しない．

　・塔柱の設計は性能照査型とし，塔柱に作用する断面力に対して断面耐力を照査する。

　・水平材は許容応力度設計法で設計する．

　・UOE鋼管，鋼板で構成される塔柱部材断面は板厚のみ変化させ，外側寸法は主塔高さに対して一定と

　する．よって断面耐力は鋼材板厚により調整される．

　・充填されたコンクリートの引張側を無視する。

　・鋼材の最小板厚は鋼板で10mm，UOE鋼管で9．5mmとする．

（3）設計断面力の算出

本試設計で対象とする載荷状態は以下の5ケースとする．

①VCm飢時：完成系塔頂鉛直反力最大時（D＋L＋丁＋SD＋E）

②δm飢時　　〃頂点水平変位最大時（D＋L＋T＋SD＋E）

③W舳時　　〃橋軸方向暴風時　（D＋Wn＋T＋SD＋E）
④WTr時　　〃橋軸直角方向暴風時（D＋WTr＋T＋SD＋E）
⑤W砿ER時：架設系橋軸方向暴風時　（D＋Wn＋T）
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図一2．4．1吊橋基本形状

2）設計荷重

a）死荷重（D）

　・補剛桁　　；

　・主ケーブル；

　・ハンガー　；

　・主塔　　　；

174．6kN／nyBL

43．1kN／m／Cable（重量）

　467kN！m／BL

形式毎に別途算出

b）活荷重（L）

　本四公団・上部工設計基準に準じ，以下の設計活荷重（曲げ着目時）をレーン載荷（車道幅3．50mX

4車線＝14．Omのみに載荷）する．なお，載荷位置は各桁上とし，橋梁中央で分割し載荷させる．

主載荷　plニ10．OkNlm2　（載荷長D＝10．Om）

　　　　p2ニ3．0×　〔0．57十300／（200＋L）〕　ニ3．0×

従載荷　Plおよびp2の112

〔0．57十300／（200＋2500）〕ニ2．04kNlm2

①着目主桁（柱）側に作用させる活荷重

　く鉛直分布荷重＞

　　Pl；pl×5．5m＋pl／2×1．5m＝62．5kN／m1BL（片側）

　　P2；p2×5．5m＋p2／2×1。5m＝12．8kNlln1BL（片側）

　＜トルクモーメント（BOX中立軸回り（内側向きトルク）＞

　　t　Pl；pl×5．5m×（0．338＋5．5m／2）ニ169．8kN・m／nゾBr（片側）

　　t　P2；p2×7．Om＋（0．338＋7．Om／2）＝54．9kN・mlm／BL（片側）

②反対側主桁に作用させる活荷重

　く鉛直分布荷重＞

　　P1；pl／2×7．Omニ35．OkN！m／BL（片側）

　　P2；p2／2×7．Omニ7．2kNlm1BL（片側）

　＜トルクモーメント（BOX中立軸回り（内側向きトルク）＞

　　t　P2；p2×7．Om＋（0．338＋7．Om／2）＝54．9kN・m／m／BL（片側）

注1）VCm蹴時における活荷重の橋軸方向の載荷長は，全径間とする．

注2）δm臥時における活荷重の橋軸方向の載荷長は，中央径間のみとする．
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c）温度変化（T）

　・鉛直たわみの解析においては，基準温度丁＝＋20℃に対して△Tニ±30℃の変化量を考える。

　・暴風時の水平たわみの解析においては，△T＝＋15℃の温度上昇を考える．

d）支点移動の影響（SD）

　地盤のクリープおよび地震後の残留変位などによる支点移動として，本四公団・上部工設計基準

に示される基準変位量を用いる．

　　アンカレイジの着目点位置における水平変位量

　　　δ＝0．02L＝0．02×2500＝50．Oc皿　（L：中央径間におけるケーブル支間長を用いる）

e）製作および架設誤差の影響（E）

　主塔設計時に考慮する製作および施工誤差として，ケーブルのそれも含めた値として，本四公団・上

部工設計基準に準じ，δE＝HT／2000を考える．なおδEは，主塔頂点に位置に水平たわみとして与え

る．

　　中央径問中央　δE＝326．75／2000＝0．163m（HT：主塔基部～ケーブル理論頂までの高さ）

O風荷重（W皿）

①基本風速

　Ulo＝50m／s

②設計基本風速（基準海面高をT．P）

　・補剛桁：基準高度は，補剛桁中心線の高度とする．

　　　基準高度　　　Z＝（65．0＋83．75）／2－4．0／2ニ72．4m

　　　補正係数　　　μ1＝（72．4／10）1110ニ1．22

　　　設計基準風速　Ui』μ1・Ulo＝1．22×50．0＝61．Omls

　・主ケーブルおよびハンガー：基準高度は，補剛桁の平均高度と塔頂高度との平均値とする。

　　　Zニ（72．4十336．75）／2＝204．6m

　　　μ1＝　（204．6／10）　1／10＝1．35

　　　て〕三二μ1・Uloニ1．35×50．0＝67．5nl／s

　・主塔：基準高度は，塔高の65％高度とする。

　　　Z＝（336．0－10．0）×0．65十10。0＝163．4m

　　　μ1＝　（163．4／10）　1／loニ1．32

　　　てアを＝μ1・U　loニ1。32×50。0ニ66．0】副s

③投影面積

　・補剛桁：補剛桁構造高に橋面設備の高さ（補剛桁の2割増と仮定）を考慮する、

　　　投影面積　Anニ4．0×1．2＝4．80m2！m1BL

　・主ケーブルおよびハンガー：主ケーブルの投影面積にケーブルハンドやハンドローブなどの投影面

　　　　　　　　　　　　　　　積（主ケーブルの2割増と仮定）を考慮する．

　　　Anニ0．795×1．2ニ0．95m2！1n／Cable

　・ハンガーケーブル：補剛桁と主ケーブルにその投影面積それぞれ1／2づつ振分ける（主ケーブルの

　　　　　　　　　　　2割と仮定）．

　　　An＝0。95×0．2＝0．19m2！m／Cable

　　　　　→補剛桁＋0．10m2！m／BL，主ケーブル＋0．05m2／m／Cable

　・主塔：橋軸方向および直角方向の塔柱断面長とする．
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複合主塔（LL）柱；An＝7．0＋1．42＝8．42m21m／柱

　　　　　　　　　　梁；An＝10．Om2！mノ梁

複合主塔（皿）柱；An＝7．0＋1．42；8．42m2！副柱

鋼製主塔（LL）柱；An＝8．50m21m／柱

　　　　　　　　　　梁；Anニ15．Om21血1梁，8．00m2！nゴ梁

鋼製主塔（皿）柱；An＝14．0～9．Om2／m／柱

RC主塔（LL）柱；Anニ8．50m21m1柱

　　　　　　　　　　梁；Anニ10．Om2／m／梁，6．50m21mノ梁

RC主塔（皿）柱；Anニ12．0～9．Om2！m／柱

④設計風荷重

　　　PD＝μ2（1／2・ρ・U，2）・Cd・An；補剛桁，主ケーブル

　　　PD＝μ3（1／2・ρ・U、2）・Cd・An；主塔

　　　ここに，ρ＝0．12×10－2kN／m3

　　　　　　μ2ニ1．40，μ3＝1．55（主塔設計時）

表一2．4．1設計風荷重

μ2，μ3
U、（m／S） C（1 An（m2／m） PD（kNlm）

補剛桁 1．40 61．0 1．2 4．90 18．4

主ケーブル 1．40 67．5 0．7 0．10 2．7

主塔（複合一LL） 1．55 66．0 1．8 柱；8．42

梁；10．0，6．5

柱；34．1

梁；40．5，26。3

主塔（複合一Tr） 1．55 66．0 1．8 柱；8．42 柱；34．1

主塔（鋼製一LL） 1．55 66．0 1．8

柱；8．5

梁；15．0，8．0

柱；34．4

梁；60．8，32．4

主塔（鋼製一皿） 1．55 66．0 1．8 柱；14．0～9．0 柱；56．7～36．5

主塔（RC－LL） 1．55 66．0 1．8

柱；8．5

梁；10．0，6．5

柱；34．4

梁；40．5，26．3

主塔（RC－Tr） 1．55 66．0 1．8 柱；12．0～9。0 柱；48．6～36．5

注）抗力係数Cdは，過去の設計事例を基に仮定した．
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2．4．2．2主塔形状

主塔形状を図一2。4．2に，主塔の断面形状を図一2．4．3に示す．

レ塑r噺

‘ 　”『 　 i
第六示薯材
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窮五水平材
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（b）主塔基部の断面構成

－ 　　　　　　　　　　　　　　」
　　　　　　　　　　　§
　　　　　　　　　　　■

’ωoσ

図一2．4．3断面形状

図一2．4．2複合主塔形状

複合主塔は図一2．4．3に示すようなUOE鋼管と鋼板で構成された多柱式構造を橋軸方向に2つ配置した．

2．4．2．3照査手法

　全体解析より求めた断面力を用い，複合主塔の塔柱および水平材の断面寸法を決定する．主塔においては，

合成断面の効果を期待するために終局限界による照査をおこなった．ただし．塔頂部近辺においては，断面

力の減少に伴いコンクリート充填が不経済となる可能性も考えられるので，以下に示す照査式においては複

合製塔柱と鋼製塔柱の両方を示した．一方，水平材に関しては従来同様，許容応力度設計法により求めるの

で省略した．

（1）終局限界状態

複合製塔柱は合成柱部材として，鋼製塔柱は鋼部材としてそれぞれ照査する．塔柱は，大きな圧縮力を受

けると同時に橋軸方向と橋軸直角方向に曲げモーメントを受けるので，

2－33



　軸方向力と二軸曲げモーメントを受ける場合の照査式を用いることとする．

a）鋼部材

　鋼部材が圧縮の軸方向力と二軸曲げモーメントを受ける場合には以下の式を満足しなければならない．

　　　　　　　　　　　　　P　　　　　　ルf　　　　　　　　　　ルf
　　　　　　　　　　　γ可＋レ碗＋γ砿砿o一碗．）≦1

ここに，

　レ：荷重の組合せによる安全率O

　P：軸方向力

　P　＝断面の基本圧縮耐荷力であり次式で算出する。
　　σμ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　へ＝オ8σCμ8σ‘μ，／σ‘躍．

　Rゲ発，＝それぞれ弱軸，および強軸まわりのオイラーの座屈強度であり次式で算出する，

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　P　 ＝2×105辺L
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　‘ワ　　　　　’2

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　5∫
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　P　＝2×10一三
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　‘「z　　　　　12

　躍，，ハ4、：それぞれ弱軌および強軸まわりに作用する曲げモーメント

　躍明，〃『，雄：それぞれ照査する断面の引張側における弱軸，および強軸まわりの幸福曲げモーメントで，

次式により算出する．

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　∫
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　M‘∬y＝－σ蝕．

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　y‘

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　躍cμzニ』一σり聞8z

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　z‘

　。4　：照査する断面の総断面積
　　8

　σ　：局部座屈を考慮しない弱軸まわりの軸方向圧縮強度
　　cμ8

　σ、．，：両縁支持板，自由突出板，および補剛板について規定した局部座屈強度

　σ　：強度の上限値
　　‘μ0

　σδ、。：局部座屈を考慮しない曲げ圧縮強度の上限値

　σb．。、：局部座屈を考慮しない強軸まわりの曲げ圧縮強度

　1，ン，∫互：それぞれ照査する断面における弱軸，および強軸まわりの断面二次モーメント

2－34



　y、，z、：それぞれy軸，およびz軸の原点（中立軸）から引張側縁，および圧縮側縁までの距離

b）合成柱部材
　合成柱部材が圧縮の軸方向力と二軸曲げモーメントを受ける場合には以下の式を満足しなければならない．

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　M　　　ルf
　　　　　　　　　　　　　　　　　　y　y＋γ二乙≦ψ
　　　　　　　　　　　　　　　　　　M　　　ルf
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　剛　　　　　　　㎎

ここに

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1
　　　　　　　　　　　　　　　　　M　ニM
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　y　　yO　　　P
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1－1／一
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　馬

　　　　　＿　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1
　　　　　　　　　　　　　　　　　ルf、＝ルf、o
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　P
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1一レー
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　R．、

　擢，：付加曲げモーメント牽考慮した充填コンクリートの硬化後のy軸まわりの曲げモーメント

　ルf，：付加曲げモーメントを考慮した充填コンクリートの硬化後のz軸まわりの曲げモーメント

　〃『，。＝y軸まわりに作用する曲げモーメント

　ルf、o：z軸まわりに作用する曲げモーメント

　ルf　＝y軸まわりの破壊抵抗曲げモーメント
　　μy

　M　：z軸まわりの破壊抵抗曲げモーメント
　　肛

　φ＝次式による。

　　　　　　　　　　　　　　　ψ＝1一仰侵1＋β侵〕

　β：次式による

　　　　　　　　　　　　　　　　β＝9．177㌧13，757＋4。63

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　丑、
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　7＝
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　R、＋R、

　具、：鋼部材の圧壊荷重

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　丑5ニσ‘μ。オ∫
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君、　コンクリートの圧壊荷重

丑，＝0。85σ、〆、

σ
、
κ
　 コンクリートの設計基準強度

。4：鋼材の断面積
　5

オ　：充填コンクリートの断面積
　‘

乃：柱断面の耐荷力

窺＝R，＋丑，

（2）断面形状

　断面を決定するにあたり，多柱式構造の外寸法を基部から塔頂まで一定とし，多柱式構造の橋軸方向間隔

と鋼板・UOE鋼管の板厚を変化させて所定の耐荷力を満足することとした．また基部から第六水平材まで

水平材毎に6分割し，それぞれについて断面照査をおこなった．ただし，第四水平材一第六水平材問は同一

寸法とした．板厚を除く断面寸法を表一2．4．2に示す．

表一2．4．2断面寸法

L
（mm）
B
（m皿）
W
（mm）
D
（mm）
P
（mm）

基　　　部一第一水平材 14000

5800 3000 965 650

第一水平材一第二水平材 8000

第二水平材一第三水平材

7000第三水平材一第四水平材

第四水平材一第六水平材
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　　　　　　　　　　　　　　　　　　図一2．4．4　寸法表記一覧

（3）使用材料

　解析に用いる鋼材の材質はSM490Y（σ㎝。＝355Nlmm2）とし，コンクリートは設計基準強度σ。kニ30N／mm2

とした．

2．4．2．4全充填形式と一部充填形式の設計結果

（1）全体解析

　全体解析で求められた設計断面力を図一2．4．3に示す．

　　　　　　　　　　　　　　表一2，4．3各断面照査位置での設計断面力

基部一第一 第一一第二 第二一第三 第三一第四 第四一第五

D＋L＋T（V皿ax）

N（姻）

剛（kN・皿）

MZ（kN・皿）

647．61

23．34

260．52

578．36

　　9，57

224．97

503．10

　　4，24

148．11

442．75

　　4，23

76．72

405，410

　　8，087

52，704

D＋L＋T（δMax）

N（kN）

MY（kN・皿）

MZ（kN・皿）

638．65

17．48

697，322

572．69

　　5，88

602．15

497．42

　　4，32

396．44

437．02

　　4，89

205．35

399，520

　　9，008

140，603

D＋W（LL）＋T

N（kN）

剛（kN・皿）

MZ（kN・m）

622．83

　　6，82

675．10

556．28

　　2，23

367．62

481．09

　　2，24

66．31

420．81

　　2，79

183．90

383，759

　　4，723

160，619

D＋W（TT）＋T

N（kN）

阻（kN・皿）

MZ（kN・m）

843．06

571．73

6039

741．73

263．45

52，151

642，661

240．56

34．33

557．86

182．47

17．78

477，361

319，678

12，352

D＋W（LL）＋T（架設時）

N（kN）

MY（kN・皿）

MZ（kN・皿）

　453，87
　　35，53

1，799．68

　453，87

　　55，80

1，338．73

453．87

53．78

573．03

378．00

21．42

147．26

378，001

　　6，469

65，667
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（2）　照査結果

設計断面力を用いた終局限界状態での照査結果を表一2．4．4に示す．

表一2．4．4照査結果

ソ 基部一第一 第一一第二 第二一第三 第三一第四 第四一第五
L（㎜） 14．00 8．00 7．00 7．00 7，000
B（皿） 5．80 5．80 5．80 5．80 5，800

w（皿） 3．00 3．00 3．00 3．00 3，000

P（㎜） 65 65 65 65 650

tpI（皿） 28． 22． 13． 10． 量0．0

D（㎜） 96 96 96 96 965

tpi（㎜） 25． 20． 14． 9． 9．5

H（㎜） 44．50 96．50 89．50 30．50 30，500

有効座屈長さ（㎜） 22．25 48．25 44．75 15．25 15，250

顯 有 有 有 有 有

材質 SM490Y SM490Y SM490Y SM490Y SM490Y

σcuo（N／㎜2） 35 35 35 35 355

σck（N／㎜2〉 3 3 3 3 30

As（㎜2） 2，779．04 2，241．92 1，487．91 1，041．73 2，083，470

Ac（㎜2） 22，905．49 23，382．57 24，04L　O9 24，453．96 48，907，938

Vs（m3） 12 21 13 3 64

Vc（皿3） 1．01 2．25 2．15 74 1，492

Ws（kN） 9，522 16．65 10．25 2．44 4，893

Wc（kN） 23．44 51．89 49．48 17．15 34，309

Pss（kN） 986．56 795，882 528．20 369．81 369，816

Pcs（kN） 584．09 596．25 613．04 623．57 623，576

γ O．62 0．57 0．46 0．37 0，372

β 一〇．38 一〇．23 0．23 0．78 0，782

照査

D＋L＋T（V皿ax） 1．5 0．070〈0．526 119〈0．557 0．119く0．614 0．075〈0．726 0．059く0．811

D＋L＋T（δ皿ax） 1．5 0．156〈0．535 290く0．564 306〈0、625 0．190〈0．740 0．138〈0．823
D＋W（LL）＋T 1．3 0．129〈0．617 155〈0．651 0．047く0．733 0．150く0．864 0．134〈0．923
D＋W（TT）＋T 1．3 0．379〈0．397 402〈0．435 458〈0．464 0．267〈O．569 0．449〈0．757

D＋W（LL）＋T（架設時） 1．3 0．354〈0．755 600く0．749 455〈0．769 146〈0．931 0．061＜0．931

照査

注）第五水平材一第六水平材間は第四水平材一第五水平材間と同じ．

ここに，

tpl：鋼板の板厚（mm）

tp、：UOE鋼管の板厚（mm）

照査の結果，どの断面位置についても荷重組合せ（D＋W（皿）＋T）にて断面が決定された．また，第三水平材

一第六水平材問の鋼板およびUOE鋼管の板厚は，最小板厚（鋼板10mm，UOE鋼管9．5mm）となった．
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（3）充填区間について

　主塔高300mを超える超長大吊橋の主塔では，基部断面に及ぼす主塔自重の影響も大きい．このため，断

面力に余裕のある主塔上部には，コンクリートを充填しないケースも考えられる．ここでは，塔柱上部の1／3

にコンクリート充填しないケース（部分充填）を検討し，全て充填したケース（全充填）との経済性の比較を行う．

　3．3と同様に，塔柱上部の1！3の未充填部，っまり鋼部材についても終局限界状態で照査する．

表一2．4．5各断面での充填の違い

全充填 部分充填

基　　　部一第一水平材 額 纐
第一水平材一第二水平材 纐 纐
第二水平材一第三水平材 獺 額
第三水平材一第四水平材 顛 未充填

第四水平材一第六水平材 頽 未充填

部分充填とした場合の照査結果を表ぞ．4．6に示す．
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表一2．4．6照査結果

ソ 基部一第一 第一一第二 第二一第三 第三一第四 第四一第五
　　　　　L（㎜）

　　　　　B（皿）

　　　　　W（㎜）

　　　　　P（皿）

　　　　　㌔（皿）

　　　　D1（皿）

　　　　D2（皿）

　　　　　t（㎜〉
　　　　　PI

　　　　　H（㎜）

有効座屈長さ（㎜）

14．00

5．80

3．00

　　　65

　　19．

　　　96

　　　96

　　19．1

44．50

22．25

8．00

5．80

3．00
　　　65

　　16．

　　　96

　　　96

　　14．

96．50

48．25

7．00

5．80

3．00
　　　65

　　10．

　　　96

　　　96

　　　9．

89．50

44．75

7．00

5．80

3．00
　　　65

　　22．

　　　96

　　　96

　　20．

30．50

15．25

7，000

5，800

3，000

　　　650

　　25．0

　　　965

　　　965

　　22．2

30，500

15，250

充填 有 有 有 無 無

材質 SM490Y SM490Y SM490Y SM490Y SM490Y

σcuo（N／㎜2）

σck（N／皿2）

35

　3

35

　3

35

　3

　　　　35

一

　　　　355

一

As（皿皿2）

Ac（㎜2）

Vs（皿3）

Vc（m3）

Ws（kN）

Wc（kN）

2，033．93

23，559，461

　　　　　　　91

　　　　1，04

　　　　6，96

　　　24，l　l

1，592．71

23，968．85

　　　　　　15

　　　　2，31

　　　11，83

　　　53，19

1，041．73

24，453．96

　　　　　　　9

　　　　2，18

　　　　7，17

　　　50，33

2，241．92

　－

　　　　　　6

　－

　　　5，26

　一

4，911，582

　｝

　　　　　150

　－

　　　l　l，535

　一

Pss（kN）

Pcs（姻）

722，047

600．76

565．41

611．20

369．81

623．57

795．88

一

871，806

一

γ
β

0，546

－0．14

0，481

0．14

0．37

0．78
一
一

『
』

軸力

D＋L汀（1＋2＋4）

D＋L＋T（1＋3＋4）

D＋肌L＋T（B7＋6）

D＋WTT＋T（1＋8＋6）

D＋肌L＋T（架設時）

1．5

1．5

1．3

1．3

1．3

0．659く1．000

0．649〈1．000

0．567〈1．000

0．804〈1．000

0．392〈L　OOO

0．755〈1．DOO

O．746〈LOOO
O．648〈1．000

0．910〈LOOO
O．513〈1．000

0．716〈LOOO

O．706〈LOOO
O．609＜1．000

0．866〈1．000

0．577〈1．000

0．650〈1．000

0．639〈1．000

0．548＜1．000

0．780〈LOOO

O．476〈LOOO

0．586〈LOOO
O．575〈1．000

0，493〈1．000

0．638く1．000

0．434〈1．000

照査

　　D＋L＋T（V皿ax）

　　D＋L＋T（δ皿ax）

　　　　D＋W（LL）＋T

　　　　D＋W（TT）＋T

D＋W（LL）＋T（架設時）

1．5

1．5

1．3

1．3

1．3

0．080〈0．578

0．187〈0．590

0．185く0．677

0．382＜0．396

0．471〈0．829

0．140〈0．658

0．353〈0．667

0．234〈0．758

0．479く0．481

0．796〈0．861

0．142〈0．811

0．370〈0．823

0．031〈0．924

0．486〈0．602

0．599〈0．952

0．707〈1．000

0．785〈LOOO

　　662くLOOO

O．970〈LOOO

O．642〈1．000

0．630〈LOOO
O．675く1．000

0．589〈1．OOO

O．959〈LOOO
O．493〈1．000

注）第五水平材一第六水平材間は第四水平材一第五水平材間と同じ．

　全充填の場合と同じく，どの断面位置についても荷重組合せ（D＋W（π）＋T）にて断面が決定された．また，

第二：水平材一第三水平材間の鋼板およびUOE鋼管の板厚は，最小板厚（鋼板10mm，UOE鋼管9．5mm）

となった．

（1）全区間充填CFTと部分充填CFT主塔の比較

　全区間充填CFTと上部1／3を未充填とした部分充填CFTの設計の結果，基部断面では，充填コンクリー

ト重量の減少により，軸力が約50，000kN／shaft低減される。これは塔頂反力を含めた基部軸力の9％にあ

たり，主塔基部では，部分充填CFTの鋼材断面積が27％低減した．全体では，未充填部では，鋼材数量が

増加するものの，合計鋼材数量は全充填よりも2％低減し，より経済的な設計とすることができる．
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2．4．3鋼製，R　C主塔と複合主塔の比較

2．4．3．1鋼製主塔の概略設計

（1）構造諸元

　鋼製主塔の塔頂部，塔基部の断面諸元を示す．

一　　　　　　　　一

　　　　　I

　　　　　I

I
一
⑨

一
　
　
　
　
　
I
　
　
　
　
　
I

　　　　　4＝

41
一　皿

　　　　　る2

AREA　　　2，58Z5τ　　　38RIB
ほ　　　　　　　こヨドド　ロ

ぼ　　　　　　　ルドと　　
　∫　　　　　25．19902　　　　◎せん断中心

CW　　　　　　　　　3，2畠936

　　　　　　　　十図心
　　　　　　　　Q　基準，1、1曳

　　　　　塔頂部断面

材質はSM490Yとする．

〕

娼

1
1

i
◎ 48＿　　　　　　　　

i
1 娼

340×32　　　　　AREへ　　　a．52061　　45R且B
　　　　　　　　は　　　　　　ハドらロきピ　
4・批一2・328）　　II　l旛lll　◎せん断中心
　　　　　　　　じぜ　　　　　　ヱヨドリどらさ4・477・　一2・328）　　　　　　　　　　　　　　　　　　十図心

0．000，　　0・OOO）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　o基準点

　　　　　　　　　　　　　　主塔基部断面

　図一2．4．5鋼製主塔断面

表一2．4．7鋼製主塔断面諸元

340　×　35

5．975，　一2．32◎）

6．976，　一2，326）

0，000，　　　0，000》

繭ember閥o．

断面積

A（m2）

面内剛性

ix（旧4）

面外剛性

ly（m4）

振り剛性

lx（m4）

部材長

L（旧）

フ’ロック重量※

　騨（tf）

8001 3．5206 34．5052 67．6492 50．3745 27．50 989

8005 2．了910 27．0506 46．3087 37．8066 108．5 3093

8010 2．4530 22．5505 28．3863 27．5841 91．25 2286

8019 2．2017 19．7668 19．5100 21．5989 30．50 686

8023 2．2017 19．7668 19．5100 21．5989 64．25 1445

Σ（Tower） 322 8499

Σ（Corss　Beam） 一
925

2xΣ（Tower）＋Σ（Cross　Beam） 一
17923

（2）設計断面力

　設計断面力は，全体系解析により，

　D＋L＋T（Vmax）

　D＋L＋T（δmaρ

　D＋W（LL）＋T（15deg）

　D＋W（TT）＋T（15deg）

※リブ重量等3眺含む

以下の荷重組合せについて求めた．
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（2）断面照査結果

　各荷重組み合わせによる塔基部，主塔上部の応力分布を図一2．4．6に示す．
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応力度

Member隔o． t（mm）

応力度σ（N／悶旧2）：割増考慮
許容応力度
σa（閥／旧鵬2）

D十L十丁 D十”LL十丁 D十一TT十丁
D十”LL十丁

（力設時）

8001 45 142 139 186 170 204．7

8005 40 163 138 186 172 202．了

8010 38 163 121 186 100 19了．0

8019 36 159 147 180 34 190．4

8023 36 149 139 182 16 191．0

応力度

250

　200
a
∈

ξ150
乙
b
遡100
尺
遵

　　50

0

×

●
薦

×

　×　　　　　　　×
　轟　　　　　　　　　轟

『 一冒 X

　×

『一 ● …』一 一…

●

轟　D＋L＋T

＊…×D＋WLL＋T

棄
×　D＋WTτ＋T

● D＋WLL＋T
（架設時）

一許容応力度
　　σa（N／mm2）1

φ

8001 8005 　8010

部材番号

8019 8023

図一2．4．7鋼製主塔応力照査結果
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2．4．3．3主塔形式の比較

（1）経済性の比較

　各主塔形式の概算工費の比較を図一2．4．mに示す．

　各工種別の単価は，実勢を考慮して，鋼構造90万1ton，鉄筋コンクリート30万1m3，充填コンクリート

10万／m3とした．実際には，充填鋼管は補剛材が省略出来るため，さらに単価は抑えられると予想される。

各主塔形式の鋼主塔に対して，RC主塔は58％，複合主塔（全充填）は63％の工費となった．また，部分充

填とした複合主塔は60％となり，RC主塔とほぼ同等の工費となった．

　また，複合主塔は鋼製主塔に比べて，鋼殻内部の補剛が不要となり，溶接延長，塗装面積が小さい点も有

利である．RC主塔はスリップフォーム工法など，施工の高速化が図られているが，大ブロック架設の可能

な鋼製主塔に比べて，工期は長くなる傾向があり，鋼殻を型枠として利用出来る複合主塔は工期短縮という

点でも経済的なメリットがあると考えられる．

　表一2．4．10に各主塔の自重による基礎反力を示す．RC主塔は鋼製主塔の1．69倍となるが，部分充填とし

た複合主塔では1．19倍と小さい．今回は基礎の設計は行っていないが，基礎の設計にとってもRC主塔より

複合主塔は有利であると推察される．

ζ万円）
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875，37

「
CFT主塔（全充填） 鋼製主塔 RC主塔

図一2。4．10主塔形式による工費比較

表一2。4．9各主塔形式の数量，工費
CFT主　（部分充填） CFr主塔（全充　） 主 RC主塔

工費（千円 数量（ton） 工費（万円） 数量（ton） 工　（万円） 数　（ton） 工費（万円） 数量（ton） （万円）

塔柱 塔柱鋼材 goo 8フ31 785フ90 8934 804060 16998 1529820 0 0
塔柱充填コンクリート 100 11100 1書1000 15330 153300 0 0 0 0
塔柱鉄筋コンクリート 300 0 0 0 0 0 0 29179 8フ5370

水平材 水平材鋼材 蜘 712 64080 フ12 64080 925 83250 0 0
水平材　　コンクリート 300 0 0 0 0 0 0 2036 61080

。言（1主1。　たり） 9δ0870　　　　　　　1021440 16130フ0 936450

2－48



表一2．4．10各主塔形式の基礎反力

CFT　塔
（部分充填）

CFT　塔
（全充填）

主塔 RC　塔

塔頂反力 （kN／ylon） 628014 628014 628014 628014

主塔位置桁反力（kN／Br） 44448 44448 44448 1　　　　44448

主塔重量 鋼材（kN） 85622 87613 175765 0
充填コンクリート（m3） 11100 15330 0 0
×23kN／m3 255300 352590 0 0

鉄筋コンクリート（m3） 0 0 0 31215

x24．5kN／m3 0 0 0 764768

口言 340922 440203 175フ65 764768

礎反力合計（kN／lon） 1013384 1112665 848227 1437230

基礎反力合計（kN／shaft） 506692 556332 424113 718615

反力 比率 （119 （131 （1．00） （1．69）
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（2）主塔形式によるフラッター発現風速の比較

　主塔形式の違いによる，振動数，および，フラッター発現風速の推定結果を表一2．4．13に示す．本試設計

で採用したモノデゥオケーブル形式は，ケープルシステムの検討により，主塔による影響が小さいと考えら

れるが，検討の結果からも，主塔形式によるフラッター発現風速の違いはわずかであることが確認された．

剛性の小さい鋼製主塔では，ねじれ振動と主塔の水平振動が連成しており，ねじれ振動数が低下するため，

フラッター発現風速はわずかに低い結果となった。

表一2．4．11固有振動数の比較

モード

次数
振動数Hz 振動モード

1　合主塔 2　製主塔 2RC主塔
1 0．0368 0．0365 0．0368

2 0．0545 0．0542 0．0544 ①～③鉛直たわみ対称1次

3 0．0628 0．0628 0．0628

4 0．0696 0．0694 0．0696

5 0．0719 0．0718 0．0716

6 0．0751 0．0751 0．0750

7 0．0792 0．0787 0．0792

8 0．1041 0．1041 0．1041

9 0．1134 0．1133 0．1134

10 0．1198 0．1197 0．1198

11 0．1339 0．1336 0．1339

12 0．1436 0．1436 0．1436

13 0．1456 0．1456 0．1456

14 0．1469 0．1469 0．1469

15 0．1503 0．1503 0．1503

16 0．1534 0．1518 0．1534 ①～③ねじれ対称1次
17 0．1537 0．1537 0．1537

18 0．1543 0．1542 0．1543

19 0．1544 0．1543 0．1544

20 0．1560 0．1544 0．1560

表一2．4．12固有振動数の比較（対称1次モード）

振動数Hz
1　合主塔 2　製主塔 2RC主塔

鉛直たわみ振動 0．0545 0．0542 0．0544

ねじれ振動 0．1534 0．1518 0．1534

表一2．4．13Selbergの近似値によるフラッター発現風速

①複合主塔 ②鋼製主塔 ②RC主塔
フラッター発現風速 74．1m／s 73．3m／s 74．1m！s
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（3）主塔耐風性の比較

1）主塔独立時の渦励振発現風速の推定

　主塔の耐風性について，鋼製主塔においてTMDなど耐風対策が必要となることの多い架設時について9），

主塔形式による渦励振の発現風速，振幅を比較する．なお，明石海峡大橋では完成時においても，ねじれ振

動，橋軸振動を対象としてTMDが設置されており，フレキシブルな超長大吊橋の主塔では，完成時の耐風

安定性が懸念されるが，ここでは，架設時を対象とした．

　渦励振は，部材の後流に規則的に発生するカルマン渦の振動数と，部材の固有振動数との共振により生じ

る．渦励振が発現する風速は，断面形状と固有振動数から次の関係式により推定される．

Ucr＝飴・D／S

　Ucr：渦励振の発現風速

　飴：風向に直角方向の固有振動数

　D；気流直角方向の幅

　S：ストローハル数

ストローハル数は形状により変化する．本橋で仮定した主塔の塔頂付近の形状でのストローハル数Sは，

　鋼製主塔，RC主塔

　　橋軸直角方向風に対して，

　　　　（DIBニ9．0／8．5＝1．06）S＝0．125

　　橋軸方向風に対して

　　　　（D！B＝8．5！9．0＝0．944）S＝0．123

　複合主塔

　　橋軸直角方向風に対して，

　　　　（DIB＝3．96516．765＝0．586）S旨0．095

　　橋軸方向風に対して

　　　　（DIB＝6．765／3．965ニ1．706）S＝0．125

表一2．4．14主塔独立時橋軸方向（直角方向風による渦励振）

CFT主塔 鋼製主塔 RC主塔
S 0，095 0，125 0，125

D（m） 6，765 8，500 8，500

五s（Hz） 0．0609 0．1097 0．0667

mf（kN／m） 205．3 230．1 1096．8

Ucr＝fs・D／S 434跳 7．46mls 4．54m／s

表一2．4．15主塔独立時橋軸直角方向（橋軸方向風による渦励振）

CFT主塔 鋼製主塔 RC主塔
S 0，125 0，123 0，123

D（m） 7．93（2箱合計） 9，000 9，000

五s（Hz） 0．4163 0．4719 0．3220

mf（kN／m） 467．5 231．3 1081．5

Uct＝fs・D／S 26．41m／s 34．53m／s 23．56m／s

以上から，主塔独立時の橋軸直角方向の風による渦励振発振風速は4．3m／s（複合主塔），7．46m／s（鋼主塔），

4．54m／s（RC主塔）であり，架設作業風速において十分起こり得るため，加速度に対する照査が必要である．
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橋軸方向の風による発振風速はいずれも23m／s以上と高く，架設時風荷重と比較して低い場合には・応力的

な照査を行えばよいと考えられる．

2）振幅の推定
　　橋軸直角方向から風が吹く場合．渦励振の振幅は，既往の風洞試験結果より，次式で経験的に与えられ

　　る．（道路橋耐風設計便覧）

　　　　㌔一・傷／闇

　　　　hm詠：塔独立時橋軸方向たわみ渦励振最大振幅（m）

　　　　meq：塔の等価質量qエgf忌2／m2）

　　　　δs：塔の構造減衰→鋼製，複合主塔0．01，RC主塔0。02と仮定する

　　　　ρ＝空気密度（0．125kg食21m4）

鋼製主塔の振幅の推定

　　　hmax　＝48．5！（230．FO．01／0．001226／8．5〈2）

　　　　　　　＝1．3088m

複合主塔の振幅の推定

　　　㎞ax＝4★6．76511205．3悔0．0110．001226！6．765〈2）

　　　　　　　＝0．7395m

RC主塔の振幅の推定
　　　hmax　＝4＊8．5ノ（1096．8惚0．02／0．001226／8．5〈2）

　　　　　　　＝0．1373m

鋼製主塔の塔頂での加速度amaxは，

　　　amax　　　＝（2πD〈2・h■nax

　　　　　　　＝：（2π’0．1097）〈2。1．3088

　　　　　　　＝0．6217m／s2　　＝誕32ga1

　複合主塔の塔頂での加速度amaxは，

　　　amax　＝（2πD〈2・hmax
　　　　　　　＝＝（2π　・0．0609）〈2・0．7395

　　　　　　　＝0。1083n：ゾs2　　ニ11gal

　鋼製主塔は架設時の渦励振による振幅が1．3mと推定される．RC主塔は0．14mであり渦励振による振幅

が問題となる可能性が少ない．上部未充填とした複合主塔は，上部の剛性が小さく，振動問題が懸念される

が，振幅は0．74mと推定され．鋼製主塔の半分程度である．
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2．5まとめ

本検討では，2500mの長大吊橋にっいて，試没計を行った，形式の選定にあたっては，長大吊橋でクリティ

カルとなる耐風性を満たすことを中心に，経済性を考慮した形式選定を行った．本WGで設計した吊橋の特

徴を下図に示す．

全橋で通常の吊橋（’雇行ケーブル，2箱
竺シか野主塔）と比べて18％耐風櫛1〆

　　　　　　　　　　　　　ん

耐風性の高い31）ケ・一ブル（モノデゥオ）

←2．ヲ3かケーブンち4本ケーブンち2董ケー7％
涛の〃f鋭，走〃ノ瑠紫’　！ノ観’，一　／，ノrl…”’

，交

閲

複合L塔び）L部を未充填とする．

←24務灘；4影微レクグ吸6鋭を∫ノ〃ウき乙，
万ゾ菖窩．湯ザを縮、メ1

」

中央径間の部に1箱桁形式を配置
を一22　1筋咄甥旨鯨甥蹴力じ≠乙鋤モーハのねε
ノ’ヂ駄り勿ノメ功戚顔若理を設定

　　　｝　、・い　 ノ臼F　’　　　　　　　・1〃加／〆くルγ’ρ

　　々ノ 　μ1　　　　　，　，、、声一ず，りr

既成鋼管で構成される複合形式｝三塔
←二2．4　義蔭灘，滋1撚ノ猛γご！フρ、て二　鐘蜜客，　κO　Zヲ答薗ぎ・の1∠二β許

　　　塀〆・「聾　　　・ 　，，・r汐！　1”〃〆一4一、㌧　　々ノμ，戸r／口rl

試設計の結果，一般の吊橋（2箱桁形式，’ド行ケーブル，RCラーメンL塔）に比べて，18％耐風性に優れ

た構造とすることが可能であることを示した．複合主塔は既成鋼管を想定しており，本橋の提案は現在の製

作，施工技術で1一分匹1∫能である．本検討で得られた構造の特徴を構造別に以下にまとめる。

箱桁，ケーブルシステムについて

1）2箱桁，1箱桁併用形式の検討では，ねじり振動時のねじり率をもとに，1箱桁1）く間の配置を決定した。

　この結果，主塔位置を1箱桁とするより，中央径間側に配置した方が短い1）く間でも，効率的に橋梁のね

　じり剛性を高めることが確認された．

2）水平方向にもサグをもっ3次元ケーブルシステムは，ケーブルの3次元性の影響が小さい長大橋梁では，

　ケーブルシステムそのものの影響は小さい．ただし，主塔位置のケーブル問隔により主塔のねじれ剛性

　の影響が大きく，主塔位置でケーブル間隔を狭めたモノデゥオ形式は耐風性に優れる．

3）4本ケーブル形式のねじり対称1次振動は，1箱桁と同じモード形状となる．このため，ケーブルが内

　側に入り，ケーブルによる吊構造のねじり剛性が小さくなるため，ねじり振動数は低くフラッターに対

　して不利である．

主塔形式について

1）複合主塔の工費は鋼製主塔と比較して，60％程度となり，RC主塔と同程度である．断面力に余裕がある

　主塔上部の部材を未充填としたケースでは，全充填としたケースに比べて工費が3％低減する．複合主塔

　は内部の補剛材が省略できること，鋼管を型枠として使川できるため，製作，工期の面からも優れた構

2－56



　　造であると考えられる．

2）モノデゥオケーブルでは，全橋のフラッターの安定性に与える主塔の形式の影響は小さい，

3）主塔独立時の渦励振による振幅は，経験式によると鋼製主塔では1．3m，複合主塔では0．7m程度であり，

　　複合主塔では架設時の耐風対策が不要となる可能性がある．

4）主塔基部反力は，RC主塔では鋼製主塔の1．7倍であるが，複合主塔では1．2倍程度であり，基礎の設計，

　　耐震上有利であると考えられる．
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