
 
 
 
 
 
 
 

2 章 AASHTO



 

 

 

 

2.1.はじめに 
 本 WG はアメリカの設計基準である AASHTO の基本的な考え方を理解するために，AASHTO の設計例と

して出版されている書籍（Four LRFD Design Examples of Steel Highway Bridges (SI units) 1））の一例を和訳した．

和訳は前文，Example2 の 2 径間連続 RC 床版合成鈑桁橋を中心に行い，補剛材の設計は Example1，添接計算

は Example3 をそれぞれ引用した．このため設計断面力が，それぞれで整合がとれていない．なお，この設

計例では AASHTO(1994)に準拠しており，現在の規準とは異なる部分があることに注意をされたい．また，

原本との対応をつけやすくするために，和訳した本文には右側に”F-1”,”2-1”等の原本のページ番号を同

時に示した． 

 

 

2.2.和訳（前文） 
 F-1 

2.2.1 概要 
1993年，AASHTOは橋梁の設計にLRFDを採用した．第一版は1994年6月にAASHTOより発行され，完全版

は習慣的なU.S単位でもSI単位でも利用できる．LRFD基準は，高速道路に関するAASHTO標準仕様に代わる

仕様としてAASHTOに承認された．つまりLRFDは，規準としての仕様ではない．鋼構造の設計は，LRFD基

準の第6節に記載されるが，鋼直線橋だけは，第一版に記載されている． 

LRFD基準は，AASHTO橋梁小委員会の高い関心に応えて開発された．そして，構造物が発達するなかで

注釈を伴ってAASHTOの橋梁仕様を更新していった．目標は，標準仕様のギャップや不一致をなくし，最新

の橋の研究を組み込み，多種多様な構造物の安全性や信頼性に均一性を持たせ，より包括的な仕様を開発す

ることであった．決定されたことは，LRFDの構成に基づいて，これらの新たな仕様の開発を加えて作られ

ている． 

LRFD法において，荷重係数と抵抗値係数は，荷重と抵抗の変数に統計処理を行い決定している．これは従

来よりも現実的なアプローチであると考えられる．キャリブレーションの過程において，荷重係数と抵抗値

係数は，多種多様の構造形式と形状に対し，信頼性の目標水準を満足するように決められている．信頼性の

水準は，信頼性指標を使用して評価する．その指標は厳密には正しくないが，仕様を通して特定の設計規準

が構造物の設計寿命の間で遭遇するか超過する際の回数を統計指標として，単純な条件で考えられる．目標

とする信頼性指標は，本規格で許容し得る最小安全率を与えるようキャリブレーションにより選択した． 

LRFD基準で選択した基本活荷重モデルでは，目標信頼性指標となるように荷重係数を仮定し，抵抗値係数

を調整した．信頼性指標は州運輸省の計画から抜き出された多数の設計例のために算定された．現在の荷重

係数と抵抗値係数の使用はLFDで規定されており，対応するLRFD係数はキャリブレーションの後決定された． 

F-2 
構造解析において，LRFDの荷重係数と抵抗値係数の使用は，目標値周辺に指標が集中しているため，か

なりの改善効果があった．これはLFDより一様な信頼性が得られることを示している．また，LRFD基準の開

発の主要目標は，現在の高速道路システム固有の安全性の基本レベルを整理することでも，根本的に見直す

ことでもない．むしろ，目的は高速道路システムで利用されている多種多様な構造形式の安全余裕代の一致

を図ることである． 

キャリブレーションの過程で荷重係数と抵抗係数が一対となっているため，コードの中で係数が規定値か

ら変化すると，間違えの可能性は不明となる．そのため，このような改訂は推奨されない．たとえ荷重係数

と抵抗係数を決定するために，キャリブレーションの過程で確率論を用いても，LRFD基準の使用者は，規

定を適用するために確率論の知見は必要ない．事実，鋼構造物に関するLRFD規定の多くは，現在のLFD規定

に類似している．LFDの手順に精通している設計者は，LRFDへは容易に移行できる． 
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それにもかかわらず，新しい設計仕様の出現により，新しいことを習得すること，適切に新たな公式を適

用すること，基本的な原則を理解することに，エンジニアはまだ直面している．さらに，問題を難しくした

ことは，この新しい設計仕様が連邦指令であり，それは，1996年9月30日以後に許可された連邦が負担する高

速道路建設の全ての計画，仕様，原価見積に対して当初SI単位で定められた．この必要条件は，以後，2000
年までに緩和されたが，多くの州は最初の期限までに計画を達成した． 

結果として，この設計例は，鋼桁上部構造の設計に新たなLRFD規準の利用を詳細に図解したことやSI単位

でそれぞれの例を示したことで，普及の手助けとなった．4つの鋼合成直線橋の設計例は，AASHTO LRFD 
Bridge Design Specificationsの1994の第一版（SI単位版）で用意している．設計例では，単径間鈑桁（支間長 49 
m），2径間連続鈑桁（支間長 27 m+27 mm），3径間連続鈑桁（43 m+53 mm+43 m）と3径間連続箱桁（58 m+72 
m+58 mm）を示している．試設計は，これらの4つの設計例を通じて，できるだけ多くの異なるLRFD規定を

用いて訓練できるようになっている．添付文書は，慣例のU.S単位でこれらと同じ4つの例を示すことになる

だろう． 

説明テキストには，設計計算とともにそれぞれの例を詳細に記載している．この記述の意図は，真似する

ためではなく，LRFD基準の解説を補って，設計規定の適用を明確にするためである．LRFDの指定条文番号

の参照は，文書全体で行なっている．LRFD式の幾つかの部分が，LFD式の一部と異なるようにみえるが，式

はほとんど同じである．弾性係数Eは，LRFD式の無次元化とSI単位への円滑な移行を考慮し導入されている． 

F-3 
それでも，2つの仕様を比較するために，ASSHTOの標準仕様相当のLFD式が，LRFD式（必要に応じ固有

の限界状態をチェックするために使用）の近くに示されている． 

設計では，最小フランジ幅300mm，最小フランジ厚20mm，最小ウェブ厚11mmが規定されている．フラン

ジの断面変化部において，フランジ断面積は，大きなフランジ断面積のわずか半分程度に減少させた．各部

材において，最小上フランジ幅と上フランジの長さとの比は，架設中の安定性を保証するために85以下とし

た．通常，フランジ幅は，各々の部材で一定とする．条文2.5.2.6.3に記載されている最小桁高径間比も考慮し

ている．I桁橋では，広い桁間隔が利用され，張り出しは桁間隔のわずか35%に制限された．試設計では，異

なるウェブ高で2，3の予備設計を行い，桁ウェブ高の最適化を図った． 

全ての設計は，最小降伏強さ 345MPa の耐候性鋼材を用いる．現場の条件が利用に適した場所では，耐候

性鋼材は初期投資と将来の塗り替えを考慮した際，コストを抑える最も効果的な材料である．1960 年代，ミ

シガン州運輸省によって橋梁建設へ耐候性鋼材の導入以来，耐候性鋼材はコスト抑制効果が高いと広く認め

らたが，耐候性鋼材の特性に関しての知識が少なく，しばしば誤用された．これに対処して，耐候性鋼材の

性能に対する信頼を高めるために，FHWA は構造物の耐候性鋼材と名づけられた Technical Advisory
（T5140.22）を 1989 年に刊行した．この文書（鉄鋼産業と共同で開発される）に含まれる指針は，普通鋼を

使用する適切な環境についての有効な情報も含まれている．また指針にはその材料を適切に用いるための扱

い方の詳細が示されている． 

 

この文書で例示される主な設計項目の一部を以下にあげる： 

 

○曲げ設計 

・合成断面 

・非合成断面 

○せん断設計 

・無補剛ウェブ 

・補剛ウェブ 

○疲労設計 

○中間横補剛材設計 

○支点上補剛材設計 

○コンクリート床版設計 

・経験的設計手法 
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・張り出し設計 

○スタッドせん断設計 

○対傾構設計 

・中間対傾構 

・端対傾構 

○ボルト現場接合 

○ゴム支承設計 

 

Examples1，3，4では閉断面の鋼製埋め殺し型枠が記述されている．これらの型枠は，平坦な底面に重ねる

ことができ，安全な作業足場を供給し，また型枠の溝の中のコンクリートが溢れることを防ぐ．そして，設

計上死荷重減少を仮定できる．これらの閉断面の形状は剛性が高いため，支持桁なしで桁間隔4500mmを可

能にする． 

また，それぞれの設計例で，最適配置を考えた合理的な解析により，対傾構を7600mm以上の間隔で配置す

る．鋼橋では，根拠もなく対傾構間隔が最大7600mmと制限されているが，LRFD基準ではその制限が取り除

かれている．その代わり，施工時の全ての段階と完成時の対傾構の必要性が，合理的な解析で確立されてい

る（条文6.7.4.1）．ダイヤフラムや対傾構は，完成時以外の一時的な補強材として必要となる．さらなる対

傾構に関する議論は，Example3の対傾構の設計に示した． 

最後に，どんな新しい仕様でも，編集の訂正を行う時や改良と改善に着手する時には，仕様規定の修正と

改善も必然である．この文書が長く使われることを保障するために，既知の改訂と訂正は，来るべきときに

公にするか，または将来の編成について考慮中である．LRFD基準は，議論されて必要に応じて設計例に取

り込まれる．また，近い将来，LRFD基準の第6節の再編成と簡略化はあり得ると思われる．予想される再編

成での唯一の主な影響は，この設計例の仕様条文番号が変わることであり，技術的な影響は無い． 

F-4 

2.2.2 限界状態 
LRFD の設計目的(安全性，供用性，架設安全性の確保)を実現するため，LRFD 基準では 4 つの限界状態を

新たに定義している．各限界状態について以下で議論する．各限界状態で次の基本式(条文 1.3.2.1)を満足す

る必要がある． 
 

rniiIRD RRQ =φ≤γηηη ∑  

 
ここで， 

ηD = 延性係数 
ηR = 冗長性係数 
ηI = 重要度係数 

F-5 
γi = 荷重係数，統計に基づいた係数 
φ = 抵抗値係数，統計に基づいた係数 
Qi = 荷重応答値 
Rn = 公称抵抗値 
Rr = 設計抵抗値 

 
荷重係数は基準の表 3.4.1-1，3.4.1-2 に明示されている．鋼構造物の抵抗値係数は条文 6.5.4.2 に示されてい

る．上述の基本式から明らかだが，LRFD 基準では冗長性，延性，重要度が設計の中でより明示的に考慮さ

れている．延性と冗長性は直接橋梁の強度に関係する．一方重要度は橋梁が供用不可能となった場合の影響

と関係する．この基準策定の初期の段階では，基本式のこれら荷重側の係数を荷重修正値あるいは設計係数
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η(ηD，ηR，ηIの積に等しい)としてまとめて考えた．将来これらの係数値は見直される可能性がある． 
 

2.2.3 使用限界状態(条文 1.3.2.2，6.5.2) 
使用限界状態を満足させるため，通常の使用状態での応力，変形，ひび割れ幅の規定値が明示され，橋梁

供用期間中の性能を保証する．変形を制御するため，活荷重変形の値や桁高支間比(条文 2.5.2.6)を規定する

ことも出来る． 
鋼構造物は SERVICE II 荷重組合せ下で，使用限界状態における永久(塑性)変形性能(条文 6.10.3)について

も満足する必要がある．この荷重組合せは現行の LFD 設計の超過荷重状態を表している．SERVICE II 荷重

組合せに含まれる活荷重部分についての記述は条文 3.6.1.1(後述)にある．この限界状態の照査では，許容荷

重状態として SERVICE II 荷重組合せの活荷重用荷重係数を低減する必要がある．使用限界状態で変形性能

を規定する目的は，予想される重交通による局部降伏が原因で走行性を阻害するような永久的な変形の発生

防止である．この限界状態はしばしばコンパクト断面の決定要因となる． 
 

2.2.4 疲労破壊限界状態(条文 1.3.2.3，6.5.3) 
疲労破壊限界状態を満足させるため，通常供用時の応力変動範囲が規定されており，橋梁の設計寿命中の

繰り返し荷重による疲労破壊を防ぐ．材料強度の規定も示されている(条文 6.6.2)． 
鋼構造物の疲労破壊の照査では，疲労荷重と FATIGUE 荷重組合せ(後述)を使用する．疲労に対する抵抗に

ついては条文 6.6 で議論されている．  
F-6 

活荷重の繰り返しによるウェブの面外方向の変形は疲労亀裂の原因となる恐れがあるため，この変形を制

限するためのウェブ用の疲労規定値が新たに定義されている(条文 6.10.4)． 
 

2.2.5 強度限界状態(条文 1.3.2.4，6.5.4) 
強度限界状態では，橋梁の設計寿命中に作用する統計的に重要な荷重組合せに対して十分な強度と安定性

を保証する必要がある．構造物が広範囲にわたり損傷する場合でも，構造的な完全性は維持される．

STRENGTH 荷重組合せ(後述)を用いて強度限界状態を照査する． 
独立した限界状態として定義されてはいないが，架設安全性の確保も LRFD の基本的な設計目的のひとつ

である．橋梁は安全に架設され，架設時のあらゆる状態で十分な強度と安定性を有している必要がある．鋼

橋の架設安全性(特に床版打設時)を保証するため，LRFD 基準の Section 6 に設計条件が示されている．架設

安全性は，適切な荷重組合せ状態での非合成死荷重時の鋼断面を照査して検討する． 
 

2.2.6 突発限界状態(条文 1.3.2.5，6.5.5) 
突発限界状態では，橋梁は大規模な地震や洪水，大型船や車輌，氷山の衝突などに対し構造的に致命傷を

負わないことを保証する．突発限界状態はこの設計例では考慮しない． 
 
 

2.2.7 死荷重 
条文 3.5.1 で示されているように，死荷重とは全ての構造物，付属品，設備，土かぶり，舗装，将来拡幅な

どの重量を含む永久的な荷重である． 
LRFD基準では，死荷重成分DCは断面として考慮しない舗装や特定の設備を除いた全ての死荷重を含む．

以後の例題では，DC を以下の 2 種類に分解している．すなわち，1)非合成断面に作用する DC(DC1)と，2)
合成断面に作用する DC(DC2)である．条文 6.10.5.1.1a で明示されているように，DC1 はコンクリート床版が
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fc'の 75%に達する前の永久荷重であり，鋼断面のみで支持する．DC2 は床版が fc'の 75%に達した後の永久荷

重であり，長期合成断面で支持する．断面力から応力を計算する際の長期合成断面の剛度は，正曲げ領域で

はヤング係数比を 3n として算出し，コンクリートのクリープを考慮する(条文 6.10.5.1.1b)．  
F-7 

負曲げ領域では鋼断面と床版有効幅内の軸方向鉄筋を考慮して算出する(条文 6.10.5.1.1c)． 
LRFD 基準では，DW は断面として考慮しない舗装や様々な設備の死荷重である．DW も長期合成断面で

支持する．永久荷重の荷重係数γp(Table 3.4.1-2)が違うため DC2 と DW は定義が分けられている． 
例題では，今までの慣例どおり，DC2 も DW も各主桁に等分布荷重として作用させている．しかし，より

正確に検討する場合，これらの荷重は実際に作用する位置に載荷する． 
 

2.2.8 活荷重 
LRFD 基準では，活荷重として重量荷重(車輌荷重，輪行荷重，群集荷重)，動的荷重影響率，遠心力，制動

荷重，車輌衝突荷重を考慮する．例題の中で考慮する活荷重は，基本的な車輌活荷重，活荷重たわみ照査用

の荷重，疲労照査用の荷重であり，これらは動的荷重影響率も考慮する． 
活荷重は一時的な荷重として位置づけられ，短期合成断面で支持する．断面力から応力を計算する際の短

期合成断面の剛度は，正曲げ領域ではヤング係数比を n として算出する(条文 6.10.5.1.1b)．負曲げ領域では鋼

断面と床版有効幅内の軸方向鉄筋を考慮して算出する(条文 6.10.5.1.1c)． 
 

2.2.9 設計車輌活荷重(条文 3.6.1.2) 
LRFD 基準の車輌活荷重は HL-93 と呼んでおり，以下の組合せを各レーン毎に作用させる． 

・設計車輌荷重または設計輪荷重 
・設計レーン荷重 
従来の AASHTO では設計車輌荷重または設計輪荷重は，設計レーン荷重とは独立して載荷させており，考

え方が変わっている．AASHTO 標準基準では，レーン荷重は個別の荷重として扱われており，最も厳しい状

態を表現するために 1 ないし 2 個の集中荷重を足し合わせている． 
設計車輌(条文 3.6.1.2.2)は現行の AASHTO HS20 車輌と同等で，145kN の後輪軸重は間隔を 4300mm から

9000mm とし，最も厳しい状態となるように載荷する(Figure 3.6.1.2.2-1)．35kN の前輪軸重は一番近い後輪軸

から 4300mm の位置に載荷する．輪荷重の橋軸直角方向の間隔は 1800mm である．  
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車輌は設計レーン幅 3600mm を占有し，1 レーンに 1 台のみとする(以下に示す例外を除く)．車輌は，橋軸

直角方向にレーン範囲内で最も厳しい状態となる位置に配置する．ただし，レーン端から車輌までは 600mm
以上とする．張り出し床版の設計時には地覆や高欄から 300mm 以上離す(条文 3.6.1.3.1)． 
設計輪荷重(条文 3.6.1.2.3)は，1 組の 110kN 軸重で軸の間隔は 1200mm，橋軸直角方向の車輪間隔は 1800mm

とする． 
設計レーン荷重(条文 3.6.1.2.4)は 9.3N/mm の等分布荷重で，3000mm のレーン幅を占有し，最も厳しい状態

となるように配置する．等分布荷重は最も厳しい状態を表現できるように連続あるいは不連続とする． 
多径間連続橋では，正曲げ領域と死荷重反曲点の外側の負曲げ領域については HL-93 荷重のみで活荷重曲

げモーメントを算出する．死荷重反曲点の内側の負曲げ領域については，負曲げモーメント用荷重を考慮す

る(訳注:ここで言う正曲げ，負曲げは死+活荷重状態でのことと推察される．死荷重反曲点の内側の負曲げ領

域だけ，専用の活荷重を考慮するということらしい)．この負曲げモーメント用荷重としては二つの設計車輌

荷重と設計レーン荷重が一緒に載荷される(条文 3.6.1.3.1)．先頭車輌の後輪軸と後続車輌の前輪軸は最低でも

15000mm 離す(最も厳しい状態となる様に離れを決める)．それぞれの車輌の 2 つの後輪軸は 4300mm 間隔で

一定とする．さらに全ての設計荷重(車輌とレーン)は設計値の 90%とする．死荷重反曲点内の活荷重による

曲げモーメントは，この負曲げモーメント用荷重と HL-93 荷重によるものの大きい方とする． 
活荷重によるせん断力は正曲げ，負曲げ領域とも HL-93 で算出する．しかし，中間支点上反力については
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HL-93 荷重と負曲げモーメント用荷重によるものの大きい方とする． 
強度限界状態と活荷重たわみの照査では，動的荷重影響率(衝撃)33%を考慮する．この係数は，HL-93 荷重

の設計車輌荷重または設計輪荷重部分，負曲げモーメント用荷重の設計車輌荷重にのみ適用する(条文 3.6.2)．
設計レーン荷重には適用しない．動的荷重影響率は支間の関数では無い． 
上記で議論した活荷重は，具体的な車輌を表現している訳ではない．色々な州で許可されてしまう過積載

車輌の集団により発生する曲げモーメントやせん断力を表現している．これら抽象的な活荷重による曲げモ

ーメントやせん断力は，交通荷重実地調査，車輌積載荷重調査，オンタリオ州高速道路設計基準の活荷重，

75 年間の車輌統計調査などの結果と比較し，適切な荷重係数を考慮することで近似できることが分かった．

現行の HS20，HS25 車輌荷重は，単体では様々な支間長で過積載荷重の影響を近似できない． 
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2.2.10 任意の活荷重変位評価のための荷重（条文 3.6.1.3.2） 
任意の活荷重変位の基準を照査するための車両荷重は条文 2.5.2.6.2 に規定され，下記のうち大きい方とす

る． 
 ・設計用大型車荷重一台 
 ・設計レーン荷重の 25％の大型車荷重 
 これらの荷重は AASHTO の設計活荷重による変形と同様の活荷重変位を得るために用いる．経験より，

上記で記述したより重い LRFD の設計活荷重に基づいて活荷重変位を計算する必要はない．活荷重変位の照

査では全てのレーンに載荷され，支持する部材は全て同じ変形をするという仮定に基づいている（条文

2.5.2.6.2）．活荷重変位は適切な動的荷重の許容値を含んだ SERVICEⅠの荷重組合せの一部の活荷重を用いて

照査を行う． 
 

2.2.11 疲労荷重（条文 3.6.1.4） 
LRFD の基準に規定されている鋼構造物の疲労照査に用いる車両活荷重は，9000mm の一定の後車軸間隔

を有する一台の設計大型車(レーン荷重は含まない)からなる（条文 3.6.1.4.1）．実際の交通において疲労荷重

は異なる車種や重量の様々な大型車で表される．一定の後車軸間隔は，橋梁に疲労損傷を与える可能性が高

い 4 軸と 5 軸のセミトレーラーを近似している． 
 現在の AASHTO の疲労設計手法は橋梁の実際の疲労状態を正確に反映したものではない．この手法は合

理的な設計を行うために，人工的に作成した高い疲労応力範囲と少ない応力の繰り返し数を組合せている．

さらに，比較的長い支間を有する連続橋では，疲労設計において AASHTO のレーン荷重が支配的となる．

レーン荷重は強度照査に用いる荷重であり，この荷重状態が生じる可能性は極めて低いので，疲労設計に用

いるのは過度に安全側となる．疲労寿命は大型車荷重の影響を主に受ける． 
 LRFD に規定されている特別な疲労荷重では，標準示方書の荷重よりも小さい応力範囲が計算される．こ

の応力範囲の減少分は LRFD 基準の中では繰り返し回数を増やすことで考慮されている． 
 考慮されている繰り返し数は，橋梁の設計寿命期間において平均化した一方向で最も重交通のレーンを大

型車が通行する事による繰り返し数である．この一方向日大型車交通量（ADTT）は平均日交通量（全ての

車両を含む）から混入率として合理的に評価できる．研究によると，通常の状態では1レーン,1日当たり20,000
台が限界値である． 

F10 
現場の情報が無い場合には条文3.6.1.4.2の解説の表C3.6.1.4.2-1が大型車混入率を評価するのに使用できる．

よって，疲労荷重の頻度は一方向一車線当たりの日大型車交通量（ADTTSL）として考えられる．より良い情

報が無い場合，ADTTSLは ADTT に，表 3.6.1.4.2-1 にある一つのレーンの大型車混入率（p）を乗じて計算で

きる． 
 LRFD に記載されている FATIGUE 荷重の組合せでは，荷重係数（0.75）は大型車台数による有効応力範囲

をより良く表すために疲労荷重に適用される．係数がけされた疲労荷重は現在の AASHTO の HS15 荷重と等
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しい．この係数がけされた疲労荷重の通過による活荷重応力範囲は，75 年の間に橋梁を通過する最も重い大

型車の約半分である．供用期間に鋼材の溶接接合ディテールが経験する最大応力範囲（係数がけされた疲労

荷重による応力範囲の２倍）がそのディテールの一定振幅応力の打切り限界以下であれば，そのディテール

は疲労亀裂の進展は起こらなく，本質的に永久の寿命をもつと考えられる． 
ディテールごとに荷重ケースを別々に設定するのではなく，個々のディテールに対して一定振幅応力の打

切り限界(標準示方書で与えている 200 万回以上の許容応力範囲と等価)を 1/2 にして，係数がけされた疲労荷

重により生じる応力範囲と比較し照査を行う方法で基準の中では考慮されている（条文 6.6.1.2.5）．この修正

一定振幅応力の打切り限界は，おそらく低い等級のディテールと大型車交通量がとても少ない橋梁のディテ

ールを除いてほとんどのディテールの疲労強度を決定すると考えられる．それで満足しない場合，有限の疲

労寿命強度（標準示方書に規定される 200 万回またはそれ以下の許容応力範囲と等価）をそのディテールに

応じた S-N 曲線の式から計算しなければならない．ここで条文 6.6.1.2.1 に規定の通り，係数がけされた疲労

荷重の 2 倍の荷重による着目ディテールの引張応力が，係数がけされてない死荷重による圧縮応力より大き

いか等しい場合のみ疲労は考慮すればよいことに注意が必要である． 
 近似解析方法を用いて橋梁を解析する場合，載荷された一つの車両レーンの横方向活荷重影響係数を用い

て疲労照査を行う．より厳密な解析手法により橋梁を解析する場合，一台の設計大型車を着目しているディ

テールに最も大きな応力範囲を与えるように，橋軸方向や橋軸直角方向に移動させるべきである．15%の低

減動的荷重影響率（衝撃係数）は疲労荷重に適用される（3.6.2 項）． 
 

2.2.12 構造解析 
構造解析は LRFD 規準のセクション 4 に規定されている．そこには近似的手法と厳密な手法共に詳細に記

載されている．厳密な解析手法は，近似的解析手法よりも多くの紙面を LRFD 基準中で占めている．しかし，

たとえば本書の設計例のように，近似的解析手法（以下で議論する）は，横方向の個々の桁に与える活荷重

の分配効果の決定に利用されてきた． 
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本書に記載されている死荷重および活荷重解析結果は，BT BEAM 構造解析プログラム（Bridge Tech, Inc., 
Lararnie, WY, (307) 721-5070）を使って算出されている．図表は BT BEAM 構造解析結果を整理してそれぞれ

の設計例にまとめている．設計例3と4にある床版打設解析はLine Girder System (LGS, BSDI, Ltd., Coopersburg, 
PA, (610) 282-4888)を用いて行った． 
 

2.2.13 活荷重分配係数(条文 4.6.2.2) 
NCHRP プロジェクト 12-26 の研究に基づいた鈑桁の横方向の活荷重分配係数を求めるための新しくより

厳密な式はすでに LRFD 基準の中に組み込まれている．その係数は床版や桁の種類，載荷レーンの数，桁が

内桁か外桁かによって変化する．係数は一般的に支間長，主桁間隔，部材の剛度に依存する． 
例えば，2 つ以上の載荷レーンを有するコンクリート製床版の鋼鈑桁橋の内桁の曲げモーメントに関する

活荷重分配係数は下記のように与えられる（表 4.6.2.2.2b-1）： 
1.0
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
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
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
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
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ここで，g:曲げモーメントに関する活荷重分配係数（レーン単位），S:主桁間隔（1100mm≦S≦4900mm），

L:支間長（6000mm≦L≦73 000mm），ts:床版厚（110mm≦ts≦300mm），Kg:n(I+Aeg
2)，n:係数比，I:主桁の断面

二次モーメント，A:主桁の断面積，eg:主桁の偏心量（主桁の中立軸から床版の中心までの距離） 
一つのレーンに載荷される場合の分配係数は別の数式で計算される．全ての数式から得られる結果は車輪

よりむしろレーンに対して与えられることに注意が必要である．通常，前もって主桁の剛性は分からないの

で，剛性項(Kg/LtS3)は予備設計で単一のものとして考慮される．上式は SI 単位で設計するときに使われる．

US 単位で設計する場合は似たような式だが係数の異なる式を用いる． 
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床版が 4 以上の主桁に支持されている場合に限り，鈑桁の近似式は使用可能である．また，上記の主桁間

隔，支間長および床版厚の適用限界もある．適用範囲外の場合には，数式の使用について合理的な技術的判

断が必要である． 
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またはより厳密な方法といった別のアプローチが使用できるだろう．上式にて算出された内桁の分配係数

は，おそらく極端に短い桁を除いて，一般的に現在の S/5.5 係数を用いて計算した曲げモーメントよりも小

さい活荷重モーメントの結果となる． 
2 以上の設計レーンに載荷されている外桁については，輪重が外桁に分配される割合を考慮するための修

正係数を，計算した内桁の分配係数に適用する．修正係数は外桁の中心と縁石端の距離に依存する（表

4.6.2.2.2d-1）．  
一つのレーンが載荷されているときの外桁の分配係数の算出には，てこの法則が適用される． 

てこの法則は内桁とコンクリートとの結合条件がヒンジと仮定して，隣接する内桁のモーメントを足し合わ

せ外桁の輪重反力を決定するという静的な力学の利用も含まれる． 
ダイヤフラムや横桁のある鋼橋にとって，外桁への活荷重の分配効果は全ての橋梁の断面の変形や回転は

剛体と仮定した特別な解析結果が最も小さい事も明記されている．この後者の条項は規定の中にはじめに定

められている．その理由は，分配係数算出式は，ダイヤフラムや横桁の存在やそれらが鋼鈑桁の外桁への分

配に与える影響を考慮せずに導出された式であるためである．上述の仮定に基づいた 1 つまたは複数のレー

ンに載荷された状態での外桁反力を求める式は条文 4.6.2.2.2d の解説に与えられている．手順は近似荷重の積

み重ねで用いられた従来の手順と同じである． 
てこの法則と特別な解析を利用する場合，車両はレーンの中に配置されねばならない．条文 3.6.1.2.1 に規

定のとおり，HL-93 活荷重は 3600mm 幅の設計レーンの中で横方向に 3000mm の占有幅を有している．図

3.6.1.2.2-1 に，仮定している 1800mm の横方向の車輪間隔について，特別な車両レーン幅の両端から車輪中

心まで 600mm 残している．橋梁における設計車両レーンの数は w/3600（w:有効幅員）の整数部で決定され

る．条文 3.6.1.1.1 に規定されている様に，道路幅員が 6000～7200mm では 2 つの設計レーンを有し，それぞ

れ道路幅員の 1/2 の幅に等しい．上述した手順による外桁の分配係数の計算において，個々の車両レーン幅

を占有している活荷重は，設計レーンの内側に配し，設計レーンは外桁への車輪荷重反力を最大にするよう

に道路幅員の内側に配すべきである．図 3.6.1.2.2-1 に示すとおり，輪荷重は高欄や縁石端から 600mm 以内に

近づくことはない．橋梁に載荷される活荷重の位置に関して，これらの同じ規則が厳密な解析を行う場合に

も適用される． 
また，条文 2.5.2.7.1 に規定されているように，将来の橋梁の拡幅が事実上考えられない場合を除いて，外

桁の耐荷力（死荷重と活荷重合計）は内桁の耐荷力よりも小さくすべきではない． 
F13 

それぞれの鈑桁の曲げモーメントとせん断力を算出するために個々の分配係数も現在与えられている．せ

ん断力の分配係数は表 4.6.2.2.3a-1 と表 4.6.2.2.3b-1 に内桁と外桁についてそれぞれ規定されている．修正係

数（表 4.6.2.2.2e-1，表 4.6.2.2.3c-1 参照）は斜角の影響がある橋梁に限定した，曲げモーメントやせん断力を

計上するための個々の分配係数に適用される．死荷重の影響は斜角の影響を適合させるのは容易ではない．

直線の鋼箱桁では，標準示方書に与えられる現在の分配係数は個々の箱桁の曲げモーメントやせん断力を決

定するために用いられている． 
それぞれの設計例の重要な部分は，上述した近似解法を利用した内桁と外桁両方の活荷重分配係数の計算

の詳細の説明に充てられている． 
 

2.2.14 複数載荷係数(条文 3 6.1.1.2) 
同時載荷の可能性を考慮した多数の複数載荷係数は LRFD 基準のセクション 3（表 3.6.1.1.2-1）に示されて

いる．係数は標準示方書の現在の係数とわずかに異なる．最終的な活荷重の影響は対応する複数載荷係数を

乗じたそれぞれの載荷レーンの組合せにより決定される．しかし，上述した外桁に断面内の剛体的な回転変

形を仮定したてこの法則を用いた場合や厳密な解析方法を用いた場合のみ複数載荷係数が用いられる．基準
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に与えられている活荷重分配係数の一覧表の数式を用いる場合，数式の導出において複数載荷係数は考慮さ

れているため，係数は適用すべきでない．しかし，一覧表の数式を疲労限界状態の照査における 1 つのレー

ン荷重に用いる場合，条文 3.6.1.1.2 に規定されるように，計算された係数を 1.2 の複数載荷係数で除さなけ

ればならない．複数載荷係数の正式な使用方法は設計例に示されている． 
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2.2.15 荷重組合せ 
荷重組合せは，LRFD 基準の表 3.4.1-1 に示されている．LRFD の荷重組合せケースは LFD よりも少なくな

っている． 
STRENGTH Ⅰの荷重組合せは，風荷重がない状態の部材の強度を照査するための強度限界状態に対して

用いられる荷重組合せである．基本となる STRENGTH Ⅰの荷重組合せは，（床版やパラペットのような）

部材の永久荷重（permanent load）に対しては 1.25 倍，有効断面として考慮しない（non-integral）舗装や付属

物（utilities）による荷重に対しては 1.5 倍，設計活荷重に対しては 1.75 倍したものを足し合わせる．特認荷

重（permit loadings）に対して照査する場合は，STRENGTH Ⅱの荷重組合せとして活荷重の荷重係数は 1.35
に低減される．STRENGTH Ⅲの荷重組合せは，永久荷重及び活荷重のない状態の 90km/hr を越える風速の

風荷重の組合せに対する強度限界状態に対して用いられる．STRENGTH Ⅳの荷重組合せは，死／活荷重比

の影響が非常に大きな場合に用いられる． 
F-14 

STRENGTH Ⅳの荷重組合せでは，永久荷重の影響の係数は 1.5 を用いる．長支間橋梁に対しては，死／

活荷重比の影響が非常に大きくなり，示方書のキャリブレーションに用いられた（支間長 60m を越えない）

中小支間の事例に対して適合するように定められた諸々の抵抗係数（resistance factors）とは異なる結果を招

くことがある．STRENGTH Ⅰの荷重組合せで２セットの抵抗係数を使用するよりもむしろ，この別個の荷

重組合せを盛り込む方がより現実的であると判断された．STRENGTH Ⅳの荷重ケースは，死／活荷重比が

7.0 を超過する場合にのみ適用される．STRENGTH Ⅴの荷重組合せは，風速 90km/hr を越えない通常の風荷

重と永久荷重および活荷重を組合わせた状態の強度限界状態に対して用いられる． 
 EXTREME EVENT Ⅰは，地震荷重を含む荷重の組合せである．EXTREME EVENT Ⅱは，車両や船の衝

突，氷荷重に関連する荷重の組合せである． 
 SERVICE Ⅰは，橋の通常の供用時に関連するもので，主として鉄筋コンクリート構造物のひび割れ制御

に対して用いられる．SERVICE Ⅰの荷重組合せの活荷重の部分は，これらの事例の活荷重たわみの照査に

用いられる．前述した通り，SERVICE Ⅱは，鋼構造物に対してのみ用いられ，現行基準における超過荷重

レベルに対応する．SERVICE Ⅱの荷重組合せでは，永久荷重の荷重係数は全て 1.0 に低減され，活荷重の荷

重係数は 1.3 に低減される．前述したように，もしこの荷重組合せが特認荷重（permit load）状態に適用され

る場合，活荷重の荷重係数を低減することについてはさらに検討が必要である．SERVICE Ⅲは，プレスト

レストコンクリート構造物のひび割れ制御に用いられる．最後に，FATIGUE（疲労）荷重組合せがあるが，

既に上記で詳しく議論された． 
 一つの荷重の影響が別の荷重の影響を低下させる強度荷重の組合せ（strength load combination）では，表

3.4.1-2 の荷重係数γp の最小の規定値が永久荷重の影響に適用される．例えば，端支点の負反力を照査する

場合，構成部材の永久荷重に適用される荷重係数は 1.25 から 0.90 に低減され，（この照査で考慮する場合）

有効断面として考慮しない舗装荷重および添架物の荷重（utility loads）に適用される荷重係数は 1.50 から 0.65
へと低減される． 
 

2.2.16 メートル単位系で考慮すべき事項 
 前述した通り，本文献における全ての計算例は SI 単位で表示されている．SI というのはフランス語の

Système International d'Unités の意味の省略形であり，今日の標準的なメートル単位系を表している． 
 メートル単位系の長所は，あらゆるものが 10 の単位で表示（測定）できることである．従って，小数や分
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数は必要ない．設計図面の単位はミリメートル（mm）単位で表示されることがもっとも多い．メートルの

使用は限られており，センチメートルはほとんど使用されない．インチ単位系からメートル単位系への変換

の際，ミリメートルでの小数や分数は用いられない．その代わり，寸法は最も近いミリメートルに丸められ

る． 
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 メートル単位系では，応力度はパスカル（1Pa = 1N/m2）の形で表現される．よく使われる応力度の単位は

メガパスカルで，MPa と略される（1Mpa = 1N/mm2 = 1000,000N/ m2）．降伏強度の 36ksi は 250Mpa，50ksi は
345Mpa，70ksi は 485Mpa，100ksi は 690MPa と明記される（端数は丸める）．鋼材の弾性係数は 200,000MPa
である． 
 この文献では，力はニュートン（N），曲げモーメントはニュートン－ミリメートル（Nmm）で表されて

いる．便宜上，力とモーメントはそれぞれキロニュートン（1kN = 1000 ニュートン）およびキロニュートン

－メートル（1kN-m）で表されることもある．長さあたりの荷重はニュートン／ミリメートル（N/mm）また

はキロニュートン／メートル（kN/m）で表される． 
 合衆国単位系の慣例では，力は重量と等価であり，質量と重量とを区別していない．例えば，死荷重（重

量）は，将来の舗装（future wearing surface）は，平方フィートあたり 25 ポンドと見積られている．メートル

単位系では，重量は質量と呼ばれ，力とは区別される．質量自身は重力が作用しなければ力を生むことはな

い．質量から力に変換するには，質量に重力加速度と等価な 9.807m/s2を乗じる．便宜上この文献では，鋼材

やコンクリートの重量密度は LRFD 基準の質量に表現されているように（キログラム／立方メートル kg/m3），

面積当り及び長さあたりのあらゆる構成部材重量は質量と同様に表現される（kg/m2, kg/m, etc.）．このように，

重量は長さあたりの質量に重力加速度を乗じて長さあたりの荷重（N/mm）に変換される． 
 本文献で用いるのに有用な換算係数のいくつかを表-2.16.1 に示す． 

 

表-2.16.1 換算係数例 

 
 メートル単位系を通例の合衆国単位系（U.S. unit）に変換するには，メートル単位系を単純に右側の列の

数字で除せばよい． 
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 上記に説明した通り，メートル単位系では，小数点を示すのに終止符を，そして３桁の数字のグループを

離すのに（コンマよりも）空白の使用が奨励される．例えば，20,000 mm ではなく，20 000 mm のように．

４桁だけの数字の場合は，スペースやコンマは設けずに書かれる．例えば，4000 mm と書くが，4 000 mm と

か 4,000 mm とは書かない．これらの慣例は本文献で遵守されている．これらの慣例に関する更なる案内は

ASTM E380 Standard Practice for Use of the International System of Units (SI)に載っている．加えて，この文献で

は，メートル法を用いる際の便宜上，1000 を乗じる際に指数を用いる．例えば，10-6, 10-3, 103, 106, 109など． 
 構造用鋼材は，引き続き現在示されている強度水準で用いられる．ASTM と AASHTO の記号表示はその

まま変更しない（記号表示の後に M が加わるのを除き）．強度の値は MPa で表現される． 
 多くの製鉄所は圧延機をただ調整するだけでメートル単位系の板厚や幅のものを製造する能力がある．し
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かし，American Iron and Steel Institute では，一般的に用いるべき（または最終的に使用される）メートル単位

系の推奨板厚について次の表-2.16.2 を規定している． 
表-2.16.2 換算係数例 

 
 
 
 
 
 これらの推奨板厚は設計計算例の中で用いられている．フランジ幅や腹板高は，最も近い 25mm 単位に丸

めなくてはならない． 
 メートル単位系のボルト径は，インチサイズのボルト径を変換するのではなく，むしろ現行の ASTM のメ

ートルサイズボルトの規格, A325M および A490M, がそのまま採用される．例えば，M16 ボルトは規定され

た 16mm の径を有している．現行の合衆国基準は基準孔径を公称ボルト径に対して 1/16 インチだけ大きく開

けるように要求している．AISC のメートル単位系 LRFD 基準によれば，基準孔径を M24 以下のボルトに対

してはボルト径よりも 2mm，M24 よりも大きなボルトに対してはボルト径よりも 3mm 大きく取るように規

定している．このようにして，メートルサイズのボルトが一般的になるまで，メートルサイズのボルト径は

インチサイズのボルト径で容易に代用できるよう仕様を定めることが提案されている．しかし，継手の強度

は代用品の影響を受けないようにすべきである．次のインチサイズボルトは上記のメートルサイズボルトに

十分に適合する． 
  5/8 インチのボルト  18 mm 孔径（M16 ボルトの代用） 
  7/8 インチのボルト  24 mm 孔径（M22 ボルトの代用） 
1-1/8 インチのボルト  30 mm 孔径（M27 ボルトの代用） 
1-1/4 インチのボルト  33 mm 孔径（M30 ボルトの代用） 

F-17 
 直径が１インチよりも大きなA325のインチサイズボルトの引張強度は，120ksiから105ksiに低減される．

それらに相当するより大きな径の A325M のメートルサイズボルトに対しては，メートル単位系基準に与え

られている 830MPa の規定値以下の引張強度の低減はない（現行の SI 単位版 LRFD 基準の 6.4.3.1 の条項に

書かれている，より大きな A325M メートルサイズボルトの引張強度に関する記述は不正確である．この記

述は将来の暫定版で修正される）．より大きな径のメートルサイズボルトに対するインチボルトの代用品は，

メートル単位系の等価な値よりも大きな断面積を持っている．このより大きな断面積で， A325 のインチサ

イズボルトのより低い強度を補っている．M27 以上のボルトは，これらのボルトに適合した製造が始まるま

で使用を避けるべきである． 
 溶接，スタッド，ずれ止め，補剛材に用いられるフラットバー，および鉄筋に関連するメートル単位系の

換算に関する更なる情報は，適用可能な箇所の設計計算例に含まれている．鋼構造物の施工に関するメート

ル単位系換算の情報は，出版物A Guide for Metric Steel Fabricationにあり，American Institute of Steel Construction 
(AISC), One East Wacker Drive, Suite 3100, Chicago, IL, (312) 670-2400 で入手できる． 
 

2.3. 和訳（設計例２：２径間連続合成鈑桁(荷重抵抗値係数

設計（SI単位）)） 
2-1 

2.3.1 概要 
本設計例は，コンパクト断面を使用した 27m+27m の 2 径間連続 I 桁の設計について示すものである．設計

例では，正曲げ部の断面決定と中間支点部断面の曲げ設計，コンクリート床版（経験的設計手法による）及

び張り出し部（従来型設計手法による）の設計，ずれ止めスタッドの設計について説明している．橋の横断
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面は，4 主桁で桁間隔 3000mm，張り出し長 1040mm，幅員 10200mm で構成されている．コンクリート床版

厚は断面として考慮する舗装 13mm を含む 215mm である．図-3.1.1 に断面図，図-3.1.2 に平面図を示す． 

 

  

図-3.1.1 断面図 

2-2 

 
図-3.1.2 骨組図 

設計に際し次のデータを適用した．  

仕様書:    1994 AASHTO LRFD Bridge Design Specifications, SI Units, First Edition  
構造用鋼材:  AASHTO M270M, Grade 345W (ASTM A709M, Grade 345W) 

耐候性鋼材 Fy =345 MPa  
コンクリート:    fc' =28 MPa; 係数比 n=8 
鉄筋:     AASHTO M31M, Grade 400 (ASTM A615M, Grade 400) with Fy=400 MPa  
埋め殺し型枠は73.4kg/m2の死荷重（表面積密度），将来の舗装は122.1kg/m2と仮定する．桁は合成桁と仮

定する． 

疲労設計に関しては，75年の設計寿命を超える交通量の増加を見込んで，一方向当りの日大型車交通量

(ADTT)は2000とする．一方向の通行のみと仮定する． 

決定した内桁の断面構成図を図-3.1.3 に示す．現場継ぎ手は 1 箇所でスパン 2 に設け，その結果輸送部材

は全長 35.2m となる．輸送部材の上フランジ幅は，圧縮フランジ幅と長さの比率（l/b）が 88（理想的な約

85 の比率に近い）とした．技術者は，スパン 1 にスパン 2 と同じ様な箇所に現場継ぎ手を配置することを許

可するか，または，輸送やハンドリングの制約のため，設計を始める前に，本工事の入札参加者である地元

の製造業者が現場添接の追加を相談するかもしれない．その結果，設計を始める前に現場添接の追加された

場合，技術者はスパン 1 の上フランジ幅を小さくする検討をすべきである． 
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2-3 
 

 
図-3.1.3 内桁断面構成図 

2.3.2 荷重と解析 
 

2.3.2.1 死荷重（DC） 

現在の仕様の表 3.4.1-2 で指定されるように，死荷重成分は将来の舗装や特定の荷重を除く構造物全てから

成る．便宜上，死荷重は次のように 2 つに分類される． 

①非合成断面に作用する DC（DC1） 

②長期合成断面に作用する DC（DC2） 

a. 非合成断面に作用する DC（桁毎） 

コンクリートの単位体積重量を 2400kg/m3とする（表 3.5.1-1）．内桁の DC1の計算は，次の通り： 

2-4 
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b. 合成断面に作用する DC（桁毎） 

各々の壁高欄の単位長さ当たりの質量が 767.5kg/m とし，この荷重が各々の桁に等しく分配されると仮定

する．DC2の計算は，次の通り： 

 

2.3.2.2 舗装荷重 (DW) 

DW は長期合成断面（long-term composite section）によって支持され，各々の桁に等しく分配されるとする． 

 

2.3.2.3 活荷重 

設計に用いる車両荷重及び疲労荷重，そして活荷重たわみを評価する荷重が Foreword で詳述されている．

活荷重は，短期合成断面で全て受け持つと仮定する． 

 

2.3.2.3.1 活荷重横分配の要因 —正曲げ— 
この設計例では，活荷重は条文 4.6.2.で指定される方法によって各々の桁に分配される．例に示す橋梁は，

条文 4.6.2.2.1 で指定される適用条件を満たす．改善された解析方法が，代替案として用いられる可能性もあ

る． 

次の予備設計の断面図（図-3.2.1）は橋軸方向剛性パラメータ Kg を決定するために用いる．Kg は正曲げ

領域において，活荷重分配係数を計算するための概算式の中で用いられる． 
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2-5 

 

予備設計において，概算式におけるKgを含んだ全ての項は1.0となる．しかしながら，Kgの項は一般的にス

パンに沿って，またはスパンの間でわずかに変化する．（スパン2の最大正モーメントの値は，全ての正曲げ

領域で用いられている分配係数を計算するために，この例では任意に用いられる．）他の選択肢として，個々

のKgを計算するために正曲げ領域で各スパンの中で平均値もしくは加重平均するか，または，Kgを計算する

ために正曲げ領域内で断面特性の実際の値に基づくか，がある．しかし，分配係数は，一般的に仮定される

Kgの値に，あまり敏感ではない． 

桁は，概算式の適用範囲の制限を満足する必要がある；これらの限界は，公式を含む表で示されている．

例えば，横断面の桁の数は 4 本以上で，横桁間隔は 1100mm 以上 4900mm 以下，スパン長は 60m 以上 73m
以下である．床版厚に対する制限も該当する．分配係数（レーン単位）の計算を以下に示す： 

2-6 
2.3.2.3.2 内桁-強度限界状態 
強度界状態をチェックするための内桁の活荷重分配係数は，表で与えられる概算式を使って決定する．複

数載荷係数（条文 3.6.1.1.2）は，係数が式の展開に含まれているため，明確に適用していない．個々の係数

は，曲げモーメントとせん断を計算するために与えられる． 

 

 

図-3.2.1 正曲げ部の予備設計断面図 
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曲げモーメント（表4.6.2.2.2b-1）： 

 

 

せん断（表 4.6.2.2.3a-1）： 

 
2-7 

2.3.2.3.3 外桁-終局限界状態 
強度限界状態をチェックするための外桁の活荷重分配係数は，剛体としての横断面全体のそりと回転を仮

定して，てこの原理，概算式，そして特別な解析の組合せを用いて計算された支配係数(governing factor)と
して，決定される．各々の方法を次に示す．条文 3.6.1.1.2 で述べられるように，テコの原理と特別な解析を

用いる際，複数載荷係数が含まれる．個々の係数は，曲げモーメントとせん断のために再び計算される． 

 

曲げモーメント： 

 

1 車線荷重：  てこの原理を用いる （表 4.6.2.2.2d-1） 

 

テコの原理は，静力学の使用を伴う．外桁の輪荷重反力を知るためには，隣接する内桁のモーメントに関

する合計モーメントによって，外桁への横分配を決定する．このとき，コンクリート床版は内桁（図-3.2.2）
にヒンジで取り付けられていると仮定する．車輪は，縁石の基部に 600mm 以上近づくことはできない(条文 

3.6.1.3.1)．車輪間隔は 1800mm と指定されているため，外桁への輪荷重分配は次のように計算される： 

1 車線荷重： 

2 車線以上の荷重： 

1 車線荷重： 

2 車線以上の荷重： 
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2-8 
2車線以上の荷重：   e（表4.6.2.2.2d-1）によって，内桁係数を修正 

係数eは距離deを使って計算される．ここで，deは外桁から縁石端もしくは壁高欄端（1700mm以下）の距

離である．deは桁ウェブが縁石または壁高欄の外側であれば負である． eは，現在の仕様では必要とされて

いるが，LRFD基準の将来において1.0以上は必要とされないだろう．この改訂では，次の計算で反映される： 

 

複数載荷係数は，適用されない． 

 

特別な解析 （C4.6.2.2.2d — 解説）： 

全横断面が橋のセンターラインで剛体として回転するとすれば，外桁の分配係数はまた次の公式を用いて

1車線，2車線荷重として計算される． 

 

ここで， 

R = 車線の外梁への反力 

NL = 考慮する載荷車線の数 

e  = 桁パターンの重心から車線の偏心（mm） 

x   = 桁パターンの重心から各桁までの水平距離（mm） 

Xext = 桁パターンの重心から外桁までの水平距離（mm） 

Nb  = 梁または桁の数 
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図-3.2.2 てこの原理による外桁の横分配係数 
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図-3.2.3 特別な解析による外桁の横分配係数 

複数載荷係数 (表 3.6. I. I .2-1)  
l車線:   ml = 1.2  
2車線:   m2 = 1.0  

図-3.2.3について:  

 

せん断:  

 

1車線荷重：  テコの原理を用いる （表4.6.2.2.3b-1） 

0.840 lanes (曲げモーメントの計算例と同じ)  

2車線以上の荷重：  e（表4.6.2.2.3b-1）によって，内桁係数を修正 
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特別な解析（C4.6.2.2.2d —解説） 

曲げモーメントで計算された係数が，せん断に対しても使われる． 

1車線荷重：0.732 lanes  
2車線荷重：0.860 lanes (governs)  

正曲げの領域で強度限界状態をチェックするために用いる分配係数の結果は次の通り． 

1 車線荷重： 

2 車線以上の荷重： 
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2.3.2.3.4 疲労限界状態の分配係数 
疲労をチェックするとき，疲労荷重は1車線に載荷する．したがって，疲労荷重による応力とせん断範囲

を計算する際，条文3.6.1.4.3bで規定されているように，1車線載荷による分配係数が使用される．条文3.6.1.1.2
によれば，疲労限界状態をチェックするとき，複数載荷係数は適用されない．そのため，次に示す正曲げ領

域で疲労限界状態をチェックするための分配係数の値は，前もって計算された1車線載荷の値を複数載荷係数

1.2で割ったものを反映する（表 3.6.1.1.2-1）． 

 
 

2.3.2.3.5 活荷重たわみの分配係数 
条文2.5.2.6.2に従い，最大活荷重たわみを検証する際，活荷重は全ての設計車線に載荷され，また全ての補

助部材は等しくたわむものとしなければならない．これは，多主桁橋において，活荷重たわみを計算するた

めの分配係数は車線数を桁数で割ったのと同じということであるということと同じ意味である．また，条文

2.5.2.6.2で示されるように，条文3.6.1.1.2からの複数載荷係数を適用する． 
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2.3.2.3.6 活荷重横分配係数-負曲げ 
以下の予備設計の横断面（図-3.2.4）は，負曲げ領域で活荷重分配係数を計算するにあたって，概算式で

用いられる橋軸方向剛性パラメータ Kgを決定するために仮定される． 

 

 

図-3.2.4 予備設計の負曲げ断面 
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前と同じように，予備設計において，概算式における Kgを含んだ全ての項は 1.0 となる．Kgを含む項には，

スパン長 L を含んでいる．この例において，負曲げ領域の分配係数を計算するために，隣接するスパンの平

均長さは L を使用している．Kgはまた中間支点の断面特性に基づくか，その代わりに Kgは負曲げ領域内の

スパンにそって変化する分配係数によりもたらされる各々の断面変化特性に基づいて計算されるか，もしく

は，Kgは負曲げ領域内で各々のスパンにそった特性の平均もしくは加重平均として計算してもよい． 

 

2.3.2.3.7 内桁-終局限界状態 
 

曲げモーメント（表 4.6.2.2.2b-1）： 

 
内桁や外桁の中間支点での他の全ての分配係数は，スパン長と桁の剛性から独立している．そのため，そ

れらは，先に計算される正曲げ領域の計算値と同一となる． 

負曲げ領域の強度限界状態のチェックのために用いられる分配係数は次の通りである． 

 

2.3.2.3.8 疲労限界状態の分配係数 
 

負曲げ領域の疲労限界状態チェックのための分配係数の値は，前もって計算された 1 車線載荷の値を複数

載荷係数 1.2 で割ったものを反映する（表 3.6.1.1.2-1）：  
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2.3.2.3.9 動的荷重影響率: IM (条文 3.6.2) 
動的荷重影響率は，走行車両の輪荷重の衝撃を静的輪荷重に適用させた増加量である． 

終局限界状態と活荷重たわみのチェック： 

 

この係数は，設計トラック，HL-93のタンデム設計活荷重，もしくは，以下に示す「解析結果」のセクシ

ョンの特別な負曲げモーメント荷重のトラック-トレインの一部にだけ適用される． 

 

疲労限界状態のチェック： 

 

この係数は疲労荷重に適用される． 

 

2.3.2.4 設計係数 

これらの係数は，構造的に重要な延性，冗長性，重要度に関連するものである．条文1.3.2で解説している

ように，係数は基本式の荷重の側に適用される．3つの係数の積は，0.95以上でなければならない．この例で

は次の値を仮定した： 
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今後のLRFD規準において，ηDとηRは，γp(表 3.4.1-2)の最大値が適切である荷重下で，従来の強度限界
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状態で規定される1.0が標準の値となるであろう．もし，仕様の要求より延性を強くするか，優れた冗長性レ

ベルがあれば，ηDとηRはより小さい値が使われる可能性がある．γp(表 3.4.1-2)の最小値が適切である荷重

下において，ηは次のように決定される． 

 

 

2.3.2.5 解析結果 

内桁（図-3.1.3）の解析結果を，次の図で示す．次の図に示される数字の根拠を，図の後の表に示す．コン

クリート床版は，解析上合成として計算され，完全に有効であると仮定している．桁が中間支点に対して非

対称であっても，スパン1の解析結果のみ図に示し，以下に続く計算に使用した．スパン2の結果は類似して

おり，相違点は設計例で無視できると考えた． 

最初のグラフ（図-3.2.5と図-3.2.6）のシリーズでは，荷重係数がけしてない死活荷重によるモーメントと

せん断の包絡線を示した．正曲げおよび負曲げ領域の活荷重モーメント（死荷重反曲点の外側）は，HL-93
荷重によるものである．（変動する軸間隔を持つ設計タンデムと設計トラックは，設計レーン荷重と結合す

る．）負曲げ領域の活荷重モーメント（死荷重反曲点間）は，HL-93荷重もしくは負曲げ用荷重によって発

生するモーメントの大きさと等しい．（条文3.6.1.3.1で規定されるトラック-トレインの影響の90パーセント

は，設計レーン荷重の影響の90パーセントと結合した．）活荷重せん断力は，HL-93荷重のみの影響である．

しかし，中間支点の反力は，HL-93荷重または負曲げ用荷重に起因するより大きいせん断力に基づいて計算

される．示されたモーメントとせん断力の値は，適切な横分配係数と強度限界状態による動的荷重影響率を

含む．DC1は非合成断面に作用する死荷重で，DC2は長期の合成断面に作用する死荷重である．DWは，舗装

荷重である． 

2 番目のグラフ（図-3.2.7 と図-3.2.8）のシリーズでは，条文 3.6.1.4.1 で規定する係数がけしてない疲労荷重

によるモーメントとせん断の包絡線を示している．適切な横分配係数と疲労限界状態の動的荷重影響率の減

少を含んだ値を示した．                                                               
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図-3.2.5 死荷重および活荷重曲げモーメント図 
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図-3.2.6 死荷重および活荷重せん断力図 
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図-3.2.7 疲労荷重曲げモーメント図 
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図-3.2.8 疲労荷重せん断力図 
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2.3.2.6 荷重組合せ 

この設計例では条文 3.4.1 に示された以下の荷重の組合せについて照査する．本橋梁の幾何形状では上揚力

は問題にならないため，死荷重係数γp(Table 3.4.1-2 より)は最大値のみ使用する．もし端支点で上揚力の発生

する可能性があれば，強度限界状態時の DC と DW に対しては死荷重係数の最小値も適用する必要がある． 

 
この例では風荷重の照査を実施していない(例題 3 を参照のこと)．そのため STRENGTH III と STRENGTH 

V は使用しない．また，特認車輌も想定していないので STRENGTH II も使用しない．温度分布の影響は考

慮していない．突発限界状態の照査も実施しない． 

 
上式で，LL は HL-93 車輌活荷重または負曲げ用荷重(訳注:「はじめに」の設計車輌活荷重の項を参照のこ

と)である． 

 

ここで LL は条文 3.6.1.4.1 に示された疲労用の荷重である． 
 
SERVICE I と SERVICE III は鋼桁橋に直接適用できない．しかし，活荷重撓みについては条文 2.5.2.6.2 に基

づき SERVICE I 荷重の活荷重部分を使用して照査する．その際以下に示す衝撃の影響を考慮する． 

 
ここで LL は条文 3.6.1.3.2 に示された活荷重撓み算出用の活荷重である． 
 

2.3.3 床版の設計 
ここでは条文 9.7.2 に示された経験的設計手法による床版設計について説明する．本設計手法は，コンクリ

ート床版に関する広範囲にわたる調査(主にカナダのオンタリオで実施)に基づいている．この調査で，床版

は車輪の集中荷重に対し主に内部アーチ効果と呼ばれる複雑な内部膜応力状態で抵抗することが分かった

(詳細については条文 9.7.2.1 の補足を参照のこと)． 
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経験的設計手法により床版を設計する際は，床版が条文 9.7.2.4 の条件を満足しており，かつ条文 9.7.2.5 に示

された独立した 4 層以上の鉄筋（主筋 2 本+配力筋 2 本）により補強されていることが必要である．内部ア

ーチ効果の概念に基づく RC 床版の設計は，非線形有限要素解析でその妥当性を検証している．解析の結果

は，床版を設計するための計算の根幹として捉えられている． 
条文 9.7.2.2 に書かれているように，この設計手法は床版の張り出し部には使用してはならない．従来型設

計手法を用いた張り出し部の設計方法については後述する． 
 

2.3.3.1 床版（一般部） 

(1) 床版支間長 
経験的設計手法を用いる場合の床版支間長は，フランジ端部間の長さにフランジの張り出し長(フランジ先端

からウェブ面までの長さ)を足した値である(図-3.2.5)．ここではフィレットの類は無視する．床版支間長は

4100mm を超えてはならない． 
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図-3.3.1 床版有効幅 

 

 

 
(2) 設計条件 
経験的設計手法を用いる場合は，特定の設計条件を満たしている必要がある．桁は鋼かコンクリート製で

なければならず，床版は桁と合成している必要がある．床版は現場打ちで，防水処理が必須である．床版厚

は，主桁フランジ部のハンチや局所的な増厚部を除いて一定である必要がある．床版コンクリートの 28 日圧

縮強度は 28.0MPa 以上でなければならない．鋼製連続桁の負曲げ領域には最低 2 列のずれ止めが 600mm 間

隔で並んでいる必要がある．加えて， 
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 ここで 

Leffは床版支間長(=2832mm) 
ts は床版構造厚(全体の合計厚から断面として考慮する舗装厚を引いた値)で，型枠の隙間に流れたコ

ンクリート(concrete overrun in the form flutes)を無視した値であり，175mm 以上(経験的設計手法を用

いる場合の最小値)である． 

 
・ 床版は，外桁の中心から最低でも床版厚の 5 倍以上張り出している必要がある．この規定は構造的に連続

したコンクリート製高欄を設置する場合は 3 倍以上に緩和される． 

 

・ 床版中心厚は 100mm 以下であってはならない． 

 
図-3.3.2 主桁正曲げ部の床版断面 
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  条文 5.12.3 にあるように，上側のかぶりを 50mm，下側のかぶりを 25mm とし，次項で示した鉄筋詳細を

採用すると，本例題の床版中心厚は 127mm となり 100mm 以上(図-3.2.6)となる． 
 
(3) 必要鉄筋量(桁の正曲げ領域) 
条文 9.7.2.5 によると，経験的設計手法を用いる床版には 4 層の等方性の補強鉄筋が必要である．一番外側

の鉄筋は，かぶりの最小値を確保できる範囲で出来るだけ外側に，床版支間長の方向に配置する必要がある． 
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・上側鉄筋層(橋軸，橋軸直角方向) 

上側鉄筋層の最小鉄筋量は 0.380mm2/mm で，最大間隔は 450mm である．本例では断面積 200mm2，降伏

強度 400MPa の鉄筋 No.15 を使用する． 
鉄筋間隔は， 

 
ここでは後述する負曲げ領域の鉄筋間隔と合わせるため，橋軸，橋軸直角方向とも 300mm とする． 
 
・下側鉄筋層(橋軸，橋軸直角方向) 

下側鉄筋層の最小鉄筋量は 0.570mm2/mm で，最大間隔は 450mm である．ここでも断面積 200mm2，降伏

強度 400MPa の鉄筋 No.15 を使用する． 
鉄筋間隔は， 

 

橋軸，橋軸直角方向とも 300mm 間隔とする． 
 
(4) 必要鉄筋量(桁の負曲げ領域) 
条文6.10.1.2によると，負曲げ領域では橋軸方向鉄筋の断面積は床版断面積の1%以上でなければならない．

床版厚は 202mm である．よって， 
橋軸方向鉄筋の床版単位幅(mm)当たりの最小断面積=202x0.01=2.02mm2/mm 

 
床版のひび割れを制御するため，鉄筋の降伏強度は 400MPa 以上とし No.20 を超える鉄筋は使用してはな

らない．必要な鉄筋は，床版幅方向に等間隔に配置し 2 層とする．2/3 は上側の層に配置する．  
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この領域では，条文 9.7.2.5 の規定で設置する等方性の鉄筋に加えて鉄筋を追加することになるが，橋軸直

角方向の鉄筋配置を橋軸方向の鉄筋配置に合わせる必要は無い．そのためこの領域の床版補強は理論的には

異方性があるが，このために床版が弱くなることは無い．ずれ止めがこの領域に設置されるため，橋軸方向

の鉄筋は条文 6.10.1.2 に規定する様に正曲げ領域まで延長する必要がある． 
 
・上側鉄筋層(橋軸方向) 

必要鉄筋量 Areinf=2/3(2.02)=1.3mm2/mm 
 
断面積 300mm2の鉄筋 No.20 と断面積 200mm2の鉄筋 No.15 を 150mm 間隔で交互に使用する(訳注:No.20 と

No.15 をそれぞれ 300mm 間隔で配置する)． 
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・下側鉄筋層(橋軸方向) 

必要鉄筋量 Areinf=1/3(2.02)=0.7mm2/mm 
 
断面積 100mm2の鉄筋 No.10 と断面積 200mm2の鉄筋 No.15 を 150mm 間隔で交互に使用する(訳注:No.10

と No.15 をそれぞれ 300mm 間隔で配置する)． 

 
 
・上下鉄筋層(橋軸直角方向) 

橋軸直角方向は鉄筋 No.15 を 300mm 間隔で設置する(図-3.2.7)． 
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図-3.3.3 主桁負曲げ部の床版断面 

 
 
(5) メートル系の鉄筋 
この例題および文書全体を通して鉄筋サイズはメートル系で表現されている．US ではまだ ASTM 基準に

沿ったメートル系の鉄筋が手の入手が困難かもしれない．入手可能となるまでは，メートル系の鉄筋サイズ

に対応した従来の鉄筋を所定の位置に配置する． 
 

2.3.3.2 床版（張り出し部） 

条文 9.7.2.2 よれば，床版張り出し部は経験的設計手法を用いてはならず，条文 9.7.3 の従来型設計手法を

用いる必要がある．この文書では，条文 A13.2 に規定されている破壊機構を用いた衝突荷重に対する張り出

し部の設計(突発限界状態)は例示していない．衝突荷重に対する設計例は，FHWA のために用意され National 
Highway Institute(NHI)を通じて各州に提供されている，LRFD 仕様のトレーニングコース受講者向けの資料に

載っている．この 2 冊の資料(NHI 出版 Nos.HI-95-016 と HI-95-017)は NHI[連絡先(703)235-0528]に連絡すれ

ば購入可能である． 
コンクリート製壁高欄は構造的に連続していないと仮定する．壁高欄の重心を計算する(図-3.2.8)． 
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図-3.3.4 コンクリート壁高欄の重心  
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壁高欄の死荷重 P を計算する(図-3.2.8)． 

 
床版張り出し部は条文4.6.2.1.6に書いてある通り図-3.2.9の断面A-Aまわりの曲げモーメントに対して設計

する(訳注:支点からフランジ幅/4 の位置)． 
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図-3.3.5 コンクリート壁高欄の張り出し長 
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・死荷重 

 
 
・活荷重 

条文 3.6.1.2.2 より: 設計トラック車輪=72500N 
条文 3.6.2 より: 衝撃係数=1.33 
Table 3.6.1.1.2-1 より: 複数載荷係数 m=1.2(単レーン) 

 
張り出し部の活荷重による影響は，条文 4.6.2.1 の概略等価帯板法で計算する． 
活荷重用の等価帯板幅(条文 4.6.2.1.3)は Table 4.6.2.1.3-1 より求まる． 

幅(現場打ち床版の張り出し部)=1140+0.833X 
ここで X=支点から車輪載荷位置までの距離 
∴幅=1140+0.833(219)=1322mm 
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(1) 曲げに対する設計(Flexural Design) 

STRENGTH I 荷重組合せの係数がけした荷重による単位幅あたりの曲げモーメントは Figure 16 のように

計算される: 

 
 
張り出し部の設計抵抗曲げモーメントを算出する: 
床版上層の橋軸直角方向は鉄筋No.20(断面積300mm2)を300mm間隔で配置している．よってAs=1.0mm2/mm． 
fc' = 28.0MPa，よってβ1 = 0.85(条文 5.7.2.2)． 
条文 5.7.3.1.1 より(圧縮側鉄筋を無視する)， 
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条文 5.7.3.2.2 より: 

 
使用限界状態における床版のひび割れも照査するべきである．しかしほとんどの場合それにより鉄筋が決ま

ることは無い．よってここではその照査を省略する． 
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2.3.3.3 橋軸方向鉄筋 

 
(1) 桁の正曲げ領域 
従来型設計手法を用いて正曲げ領域の床版を設計する場合，条文 9.7.3.2 より橋軸方向鉄筋は床版の下側に

配置する必要がある．最小鉄筋量は一番下側の橋軸直角方向鉄筋に対する割合で表現される: 

 

ここで:s=既に計算した床版支間長=2832mm 

 

下側の橋軸直角方向は鉄筋 No.15(断面積=200mm2)を 300mm 間隔で配置する(一般部と同様)，よって

As=0.67mm2/mm． 

 

鉄筋 No.15(断面積 200mm2)を使用する．最小間隔は 200/0.45=444mm．300mm 間隔とする(一般部と同様)． 
 
(2) 桁の負曲げ領域 
条文 6.10.1.2 の規定は負曲げ領域の張り出し部にも適用される．そのため一般部の橋軸方向鉄筋と同じ配

置とする． 
上側層: No.20 と No.15 を 150mm 間隔で交互に配置する(No.20 と No.15 をそれぞれ 300mm 間隔で配

置する) 
下側層: No.10 と No.15 を 150mm 間隔で交互に配置する(No.10 と No.15 をそれぞれ 300mm 間隔で配

置する) 
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2.3.4 最大正曲げモーメント作用位置の設計，支間２ 
 

2.3.4.1 設計断面の選定 

図-3.2.1 で仮定した断面は，概略設計により支間 2 の最大曲げモーメント作用位置で死荷重に対して最も

効率的な断面として決定した．この例では最大曲げモーメントの作用位置は端支点から支間長の 0.4 倍の位

置と想定している．Table 2.5.2.6.3-1 に示される最小桁高支間長比の値を考慮した． 
計算では内桁の方が外桁より総曲げモーメントが大きい結果となっている．そのため，この例題では内桁

の設計を示す．条文 2.5.2.7.1 で規定のように，橋梁の幅員拡幅の可能性が全く無い場合を除き，外桁の荷重

支持能力は内桁の荷重支持能力より大きくないとならない． 
 

2.3.4.2 合成断面の諸元 

鋼断面の断面諸元の計算は前述している．以下では合成断面の断面諸元を計算する．この計算には床版構

造厚，つまり全体の合計厚から断面として考慮される舗装厚を引いた厚さを使用する． 
 
(1) フランジ有効幅(条文 4.6.2.6) 
上フランジ幅を 325mm と仮定する． 
内桁の beffは，以下の値の内小さい方である． 

(連続桁の場合、L は死荷重反曲点間の距離として良い) 
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図-3.4.1 正曲げ部の合成断面 
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(2) 弾性断面諸元 
 
合成断面;3n=24 
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合成断面;n=8 

 
 
(3) 全塑性モーメント(Plastic-Moment Capacity) 
 
合成断面の全塑性モーメント Mp を Section 6，Appendix A(条文 A6.1)の式に基づき計算する．床版の鉄筋は

無視する． 

 
図-3.4.2 正曲げ部の全塑性曲げモーメントの算出 
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Case V(PNA は床版内で下層側鉄筋の上，訳注: PNA:plastic neutral axis 全塑性モーメントの中立軸)を使用する．

なぜなら， 
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2.3.4.3 強度限界状態 

 
(1) 曲げ 

 

ここでγiは荷重係数，Miは曲げ荷重応答値，ηは延性係数，冗長性係数，重要度係数の積である． 
中間支点部の断面がコンパクト断面(後で照査する)と仮定する．条文 6.10.2.2 によると，降伏応力 345MPa

以下の鋼材で構成されている連続桁で，負曲げ領域がコンパクト断面の場合，強度限界状態の係数がけした

荷重によって発生する中間支点部の弾性負曲げモーメントは，最大で 10%まで低減することが可能である．

この低減を適用する場合は，着目している支点前後の径間で，低減した曲げモーメントと値が等しく符号が

逆の曲げモーメント分を増加させる必要がある．条文 6.10.2.2 の解説に示されているように，2 径間連続桁の

場合，中間支点の負曲げモーメントの 4%の値が最大断面力作用位置に付加される．条文 6.10.3.2 によると，

同じようなモーメントの再配分は，後述する使用限界状態の死荷重撓みを照査する際にも適用できる．強度

限界状態と使用限界状態の断面力の再配分については，上記の方法の代わりに，条文 6.10.11 で規定の非弾性

解析を適用して考慮することも可能である． 
モーメントの再配分の影響を調整した後の最大断面力作用位置の係数がけしない荷重による断面力は， 
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STRENGTH I 

 
 
 

支配的 
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STRENGTH IV 

 
STRENGTH IV 荷重組合せは，死活荷重比率が非常に高い場合に関係してくるため，以後この例題では支

配的で無いと考える． 
合成断面の公称抵抗曲げモーメント Mn を計算する．まず断面がコンパクト断面であるかどうか照査する

(条文 6.10.5.2.2): 
 
・ 延性に関する要求性能の照査(条文 6.10.5.2.2b) 
 係数がけした荷重による支間中央部における最大曲げ応力度が，引張フランジの降伏応力度を超えると仮

定する．断面が全塑性曲げモーメントに達する前にコンクリート床版が破壊しないように，以下の条件式

を確認する． 

 
 Dp はコンクリート床版上縁から PNA までの距離である． 

 

 
・ 腹板の幅厚比の照査(条文 6.10.5.2.2c) 
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 前述の計算で，Mp 時に PNA が床版内にあることを示した．そのため Mp 時に腹板の圧縮領域の高さは 0

であり，腹板の幅厚比は自動的に満足されている． 
 
・ 強度限界状態の正曲げ領域内の合成断面には，圧縮フランジの細長比や圧縮フランジの固定点に関する規

定は無い．上フランジは硬化後のコンクリート床版で支持されていると考える． 
この断面はコンパクト断面と見なされる．もし断面がコンパクト断面ではなくノンコンパクト断面であれ

ば，圧縮フランジの抵抗曲げモーメントを算出する必要がある場合 Example 1 の Appendix A に関して調べる

必要がある(詳細は Appendix A 後半の強度限界状態に関する記述を参照のこと)． 
 
・ 条文 6.10.1.1 に従い断面に関して追加の照査をする． 

 

 ここで Iyc は垂直軸まわりの圧縮フランジの断面 2 次モーメントである． 
 

[LFD 数式(10-128a)--prior to 1995 Interims] 

[LFD 数式(10-128)--1995 Interims] 

[LRF Article 10.48.4.1] 
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中間支点上にコンパクト断面を持つ連続桁の，正曲げ領域にあるコンパクト合成断面の公称抵抗曲げモーメ

ントは，以下の式で与えられる． 

 
設計抵抗曲げモーメントは 

 

曲げに対する抵抗係数φfは 1.0 である(条文 6.5.4.2)． 
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断面は曲げに対して強度限界状態を満足する． 
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さらに，1995 年，AASHTO 標準示方書の LFD 規定部の暫定版では，延性（ダクティリティ）の必要性照査

には下記のようにモデル化された．（同様のモデル化は将来の LRFD 基準の暫定版においてもされるだろう）

ウェブ上部の幅厚比の必要条件(LFD Equation l0-128 or LRFD Equation 6.10.5.2.2c-1)を満足する正曲げ領域の

コンパクト断面については，次の基準を満足しなければならない． 

 
ここで， 
コンパクト橋脚断面を有する連続桁の正曲げ部断面と単純桁断面の公称曲げ抵抗は以下のように計算される． 

 
ここで， 
My=引張側フランジに関する短期間の剛性断面の断面定数にFyを乗じて得られる合成断面の降伏曲げモーメ

ント 
 
設計例について以下に示す． 
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2-43 
(2) せん断力 

 
係数がけされていない荷重による端支点上の最大せん断力は 

 
STRENGTH I 

 
無補剛のウェブの公称せん断抵抗 Vnの決定(Article 6.10.7.2) 

 

無補剛のウェブの係数がけされたせん断抵抗力 Vrは以下に等しい： 
Vr = φvVn (Article 6.10.2.1)  
せん断力に関する抵抗係数φvは 1.00 を考慮する(Article 6.5.4.2) 
φvVn. = 1.00 (1309 x 103) = 1309 x 103N > 1086 x 103 N 
無補剛のウェブに関して，Vuは Vr未満なので，正曲げ領域では中間水平補剛材は不要である． 
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2.3.4.4 疲労および破壊限界状態 

 第２支間の端支点から 11,000mm の最初の横桁のフランジに溶接されるコネクションプレートの鋼材疲労

は，関係する動的荷重影響率からモデル化された疲労荷重を用いて FATIGUE 荷重の組合せ(Table 3.4.1-1)で
照査する．より簡単に計算可能な，疲労限界状態の横分配係数も用いられる．疲労に関するウェブの特別な

必要条件も照査される．ここでの疲労荷重によるモーメントは線形計算により評価されている．疲労照査で

はモーメントの再分配は適用されない． 
 
(1) 荷重誘発疲労(Article 6.6.1.2) 

3.6.1.4.2 項から，１レーンの平均日大型車交通量(ADTTSL)は 
ADTTSL = P x ADTT 
ここで，ADTT =一方向１日の設計寿命期間に渡る平均大型車交通量（設計例では 2000 を仮定） 
    P=一つのレーンに対する割合(Table 3.6.1.4.2-1) 
 
2 レーンを有する橋梁では，p = 0.85 (設計例では一方向交通を仮定) 
ADTTSL = 0.85(2000) = 1 700 trucks/day 
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第２支間の端支点から 11,000mm（スパンの 0.41 の部位）の横桁フランジに溶接されるコネクションプレー

トの鋼材疲労照査 
 この設計例では純引張応力が作用する場合の詳細のみ扱っている．6.6.1.2.1 項によると係数がけされてい

ない永久荷重による応力が圧縮応力である領域では，FATIGUE 荷重の組合せから得られる最大引張応力の２

倍未満の圧縮応力が作用する場合のみ疲労照査をすれば良い．（疲労荷重の通過により生じる活荷重応力は

75 年の設計寿命中に橋梁を通過する可能性のある最重量車両の約 1/2 である．）．この計算において将来のオ

ーバーレイの影響は安全側として無視している． 
 
上フランジの溶接 
 この場所における上フランジ溶接部の係数がけされていない永久荷重の圧縮応力は以下のように計算され

る（将来のオーバーレイは無視）： 
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この領域のみの鋼断面に疲労荷重の負の曲げモーメントを仮定すると，係数がけされた疲労荷重

（FATIGUE 荷重の組合せに定義される 0.75 の荷重係数がかかる）により生じる負の曲げモーメントのため

この場所の上フランジの溶接部の最大引張応力の２倍の応力は： 

 
 よって，この場所の上フランジのコネクションプレートの溶接の疲労照査は不要となる． 
 
下フランジの溶接 
検討結果より，この場所における下フランジへのコネクションプレートの溶接部は公称引張応力が生じる

ことが明らかになっている．応力範囲を計算すると，用いる断面諸元は作用する疲労荷重モーメントの符号

に依存する．この領域では，正の疲労荷重モーメントは短期間の合成断面に適用され，負の疲労荷重モーメ

ントは鋼断面のみに適用されると考えられる．よって係数がけされた疲労荷重（0.75 の荷重係数がかかる）

によるコネクションプレートの溶接部の応力範囲（γ(Δf)）は以下のように計算される． 
 

 
表 6.6.1.2.3.-1 より継手のディテールの種類を決定する． 
応力方向に直交する溶接線のあるフィレット（止端仕上げした）溶接接合で，垂直補剛材とフランジとの

溶接部の疲労強度等級は C’等級である． 
式 6.6.1.2.5- 1 より，公称疲労抵抗は以下のように決定される． 
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設計例１ではそれ以上だと疲労抵抗は一定振幅応力の打ち切り限界値の 1/2（その継手のディテールは理

論的には永久の疲労寿命を持つことになる．）が支配的となるそれぞれの疲労強度等級に対する(ADTT)SL の

値が一覧表-3.2.1 になっている．表の値は 75 年の設計耐久年数と大型車の通行に対して 1 つの応力振幅(n)
を仮定している． 

表-3.4.1 75年供用年における打ち切り限界大型車日交通量 

 
 支間長が 12000mm 以上の連続支間での橋脚から離れた断面に対しては，大型車通行 n に対する応力振幅

回数は 1.0 に等しい(Table 6.6.1.2.5-2)．よって，設計例１の表より，疲労強度等級 C’の永久疲労寿命と等価な

75 年の(ADTT)SLは一日に 745 台で 1700 台より小さい． 

 
よって式(6.6.1.2.2- I)より 

 
 
(2) ウェブの疲労要求性能(条文6.10.4) 

 この要求項目は活荷重による繰り返し荷重の作用下における，たわみやせん断力に伴うウェブの面外変形

を制御するための項目である．この照査において，75 年間に渡って経験するもっとも重量の大きい大型車を

表現するために，設計活荷重は係数がけされた疲労荷重の 2 倍（15%の減じられた動的荷重影響率（衝撃係

数）を含む）とする．さらに，疲労限界状態の横分配係数を用いる．曲げモーメントの再分配はこの照査に

は適用しない． 
 
曲げ（6.10.4.3 項） 
 正の曲げ領域において，条文6.l0.5.1.4aの規定に従いウェブの圧縮域の高さDcを計算しなければならない．

その規定は実際の合成断面の Dc の計算では，異なる断面に作用する応力の代数的な足し合わせを考慮して

いる． 
2-47 

6.l0.5.1.4a 項の規定を満足するためには，Dc は以下の式より算出される． 
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ここで，それぞれの断面に作用する別々の荷重により圧縮フランジに生じる様々な曲げ圧縮応力を f は表

している．cSteel, c3n, c nは中立軸から圧縮フランジ端までの長さを表し，tfcは圧縮フランジ厚を表す．現在の

規定に反して，この計算では複合死荷重(DC2 と DW)は長期間の複合断面に作用すると仮定している． 
この照査における係数がけされない死荷重と設計活荷重による圧縮フランジの最大曲げ応力は， 

 

曲げに関する限界状態の照査を行う．（この設計例で照査に用いている改訂された限界状態基準の詳細は

設計例１を参照のこと） 
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ここで，fcfは本照査では係数がけされない死荷重と設計活荷重の総和による圧縮フランジの合計曲げ応力で

ある． 
fcf= 122.2 + 4.32 + 3.50 + 3.55 = 133.6 MPa 
Fyw =ウェブの公称最小降伏強度=345 MPa 
133.6 MPa < 345 MPa ok 
 
せん断（条文 6.10.4.4） 
前の計算ではこの範囲ではウェブは無補剛という結果となった．無補剛ウェブのせん断力は，条文 6.10.7.2

の規定によると，終局限界状態でのせん断降伏またはせん断座屈荷重までと既に限定されている．したがっ

て，この項の要求事項は照査不要である(条文 C6. l0.4.4)． 
 
(3) ねじれに起因する疲労(条文6.6.1.3) 

ねじれに起因する疲労を避けるために，引張，圧縮両方のフランジへの接合にすべての直角方向のコネク

ションプレートのディテールを用いるべきである． 
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(4) 割れ(6.6.2項) 

この設計例の引張応力を受けやすい主部材の材料は，割れが問題とならない材料(表 6.6.2-2)の気温ゾーン 2 
(表 6.6.2-1 )を満足するシャルピーの V ノッチ割れ耐性があると仮定している． 
 

2.3.4.5 使用限界状態 

 

(1) 活荷重変位(条文2.5.2.6.2) 

随意の活荷重変位の照査は，現在の AASHTO HS20 荷重を模擬した 2 通りの活荷重状態を評価することにし

ている． 
・設計大型車荷重 
・設計レーン荷重＋25%の設計大型車荷重 
動的荷重影響率（衝撃係数）がそれぞれのケースの設計大型車荷重に適用される．荷重係数 1.0 が活荷重に

適用される．それは SERVICE I 荷重組合せの活荷重の部分がこの照査に用いられるためである．より簡単に

算出できる活荷重変位に関する横分配係数もまた用いられる．主桁に沿った実際の n つの合成断面の断面２

次モーメントが解析では用いられている． 
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設計大型車荷重に動的荷重影響率（衝撃係数）のための支間中央の最大活荷重変位は： 
ΔLL+IM = 22.9 mm (支配的) 
設計レーン荷重に設計大型車荷重の 25%分と動的荷重影響率（衝撃係数）を加えた支間中央の最大活荷重変

位は： 
ΔLL+IM = 8.6 + 0.25(22.9) = 14.3 mm  
自動車荷重に対する活荷重変位限界は以下のように提案されている(条文 2.5.2.6.2)： 
L / 800  
ΔALLOW =27 000/800=33.75 mm >22. 9 mm ok 
 
(2) 永久変位(条文6.10.3) 

SERVICEⅡの荷重組合せがこの照査には用いられる．活荷重は HL-93 荷重である．SERVICEⅡ荷重下では，

合成断面の上下フランジの曲げ応力は以下の式で制限される(条文 6.l0.3.2)． 

 
設計例１で詳細を説明したとおり，永久変位の使用限界状態は以下のように Rb 係数を含む式でこの設計例

では代わりに照査されている． 

 
抵抗係数はこの使用性の照査では明確にしていない． 
条文 6.10.3.2 に明記してあるとおり，永久変位の算出では，中間橋脚断面が条文 6.10.2.2 の規定を満足するな

らば，曲げモーメントの再分配に基づいている．またそれはこの設計例のケースで仮定している（後で照査

する．）． 
 
圧縮フランジ 
正曲げ領域の合成断面に対して，圧縮フランジ応力が支配的でない照査ケースでほとんど決定される．それ

はこの特別な設計例のケースでもある．この限界状態の正曲げ領域の圧縮フランジ照査の手順は Appendix A 
に設計例１用に示されている．この手順ではより簡単に計算可能であるモーメントの再分配に適合した最大

死荷重正曲げモーメントにより計算した SERVICEⅡの圧縮フランジの曲げ応力が照査に用いられる． 
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引張フランジ 
条文 6.l0.5.4.2b によると引張フランジには Rb=1.0 が用いられる．同一材料断面の桁では Rh = 1.0(条文

6.l0.5.4.1a)を用いる．よって，引張フランジは永続変形限界状態の照査は単純に SERVICEⅡの引張フランジ

の曲げ応力の足し合わせと限界値 0.95Fyfとの比較により行われる． 
係数がけされてない荷重による最大正曲げモーメントが生じる断面の引張フランジの曲げ応力（モーメント

の再分配に適合したもの）は 

 
 

2.3.4.6 架設性能（条文 6.10.10） 

条文 6.10.10.1 に規定されている通り，ベントで支持されてない架設方法で建設されるすべての I 断面曲げ

部材は表 3.4.1-1 に示される適切な荷重組合せを用いて架設中の強度と安定性を照査すべきである．すべての

照査は係数がけされた非合成死荷重(DCl)の作用下での鋼断面に対して行う．ηは安全側を考慮し 1.0 を考慮

し，これらの照査にはモーメントの再分配は適用されない．架設時の移動の各段階における荷重，強度，支

持点の変化をこの照査では考慮しなくてはならない．しかし，ここでの設計例では，床版打設時用の解析を

行う必要はない．それはすべての床版が一度に打設されると仮定しており，この状態は桁に可能な限りもっ

とも大きい力とモーメントを作用させると思われるからである． 
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(1) ウェブの幅厚比(条文6.10.10.2.2) 

この項目は条文 6.10.5.3.2b に規定されているノンコンパクト断面のウェブの幅厚比限界を参照している． 

 
(2) 圧縮フランジの幅厚比(条文6.10.10.2.3) 

この項目は条文 6.l0.5.3.3c に規定されているノンコンパクト断面の圧縮フランジの幅厚比限界を参照して
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いる．要求性能はコンクリート床版の硬化前の上フランジの局部座屈防止である． 
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(3) 圧縮フランジの横つなぎ材(条文6.10.10.2.4) 

この項目は条文 6.l0.5.3.3d に規定されているノンコンパクト断面の圧縮フランジの横つなぎ材の照査を参

照している．要求性能はコンクリート床版の硬化前の圧縮フランジの横倒れ座屈の防止である．埋め殺し型

枠による圧縮フランジへの横つなぎ効果はこの照査では無視される．フランジはこの範囲においては

11100mm(11.1m)間隔で設置された対傾構の上支材により支持されていると考えられる．第２支間の端対傾構

から初めの対傾構までの横つなぎ材の無い区間長で照査しなければならない． 

 
この照査では，条文 6.10.10.2.4 に規定されているように rtは圧縮フランジの鉛直軸 r’周りの最小断面二次

半径として考慮される． 
条文 6.l0.6.4 に規定されるように横倒れ座屈の照査を行う． 

 
圧縮側フランジの面積は引張側フランジの面積よりも小さいので，λb=4.64 

 
 
 
 

∴条文 6.10.6.4 の規定により，横倒れ座屈の照査をする． 
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条文 6.10.5.5.2 から 
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ここで， 
Pl = 係数がけされた荷重によるより小さいモーメントが作用する横つなぎ材位置における圧縮フランジ内

の力 
Ph = 係数がけされた荷重によるより大きいモーメントが作用する横つなぎ材位置における圧縮フランジ内

の力 
 
この設計例では, 端対傾構位置でのモーメントが 0 のため Pl =0 ．よって Cb=1.75  
同一材料断面（ホモジニアスな）桁では, Rh = 1.0(条文 6.10.5.4.1a) 

 
横つなぎ材間隔は風荷重に対しても照査しなければならない（この設計例では割愛している）． 
 
(4) せん断(条文6.10.10.3) 

前述の計算はこの領域ではウェブは補剛されないことを示した．条文 6.10.7.2 の規定によると補剛されてい

ないウェブのせん断力は終局限界状態においてせん断降伏またはせん断座屈荷重に限定される．よって，照

査では係数がけされた非合成の死荷重のみによるせん断力に対してこの要求性能を桁断面が満足する． 
 

2.3.5 中間支点上の断面設計 
 

2.3.5.1 合成断面の諸元 

図 7 に示す仮定断面は，中間支点における重量に着目した最適断面として予備設計計算から決定された．

仮定鋼断面の断面計算は前述している．仮定合成断面（鋼断面と橋軸方向鉄筋からなる）の断面計算は以下

に示している． 
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条文 6.l0.1.2によると全ての支間における負曲げ領域の橋軸方向鉄筋の総断面積は床版の総断面積の 1%未満

となってはならない．床版の単位幅における中間支点上の必要橋軸方向鉄筋は床版の設計にて初めに決定さ

れる．床板の有効幅内の全橋軸方向鉄筋必要量を図 19 に示す． 
モーメントとせん断力を算出する解析に用いる中間支点上の合成断面の剛性を計算するためにも床版の

有効幅は必要である．有効幅は条文 4.6.2.6 の規定により計算する（計算例は示していない）．橋脚のそれぞ
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れの側での永久荷重の反曲点間距離として支間長 L をとる．このケースでは計算された 2624mm(図-3.2.12)
という床版有効幅の計算値は，正曲げ領域の隣接する断面の床版有効幅からわずかに異なっている． 

 

図-3.5.1 内桁の合成断面 
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(1) 弾性断面諸元 

鋼断面＋橋軸方向鉄筋 

 
(2) 塑性モーメント 

中間支点上の合成断面の塑性モーメント Mp を決定する．床版の補強鋼材も断面に含める．初めに条文

6.l0.5.1.4b の規定より塑性モーメントの圧縮域のウェブ高さ Dcpを決定する．仮定塑性中立軸（PNA）はウェ

ブ内となる．PNA がウェブ内にある負曲げ領域の断面について： 
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図-3.5.2 全塑性曲げモーメントの算出（内桁） 
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基準の 6 章の Appendix A に与えられている式を用いて Mpを計算する(A6.1)．PNA はウェブ内となるので，

表 A6.1-2 の CASEⅠを使う： 
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2-56 
 

2.3.5.2 強度限界状態（Strength Limit State） 

 
(1) 曲げ部材 

 

ここに，γi は荷重係数，Mi はモーメントの影響であり，ηは延性（ductility)，冗長性(redundancy)，供用時

の重要性に関係する諸係数を掛け合わせた結果を現す． 
中間橋脚上（interior-pier)の断面が（後で照査するように）コンパクト断面として見なされるものと仮定す

る．6.10.2.2 の条文は，（規定された最小降伏強度 345MPa を超過しない鋼材で構成される）負曲げを生じて

いるコンパクト断面を有する連続桁の部材に対して，荷重係数を乗じた強度限界状態の荷重による中間橋脚

上の弾性負曲げモーメントの値を 10%低減して良いと記載している．この（曲げモーメントの）低減は，隣

接する支間を通じて，隣接する支承位置における負曲げモーメントの低減と静的に等価でかつ逆負号の（曲

げモーメントの）増加を同時に考慮しなくてはならない．この静的に等価な曲げモーメントの増加は，前述

の通り最大正モーメント断面の設計の際になされている． 
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（モーメントの再分配に対して調整された）中間橋脚上の断面における係数を乗じない荷重による最大モー

メントは以下の通りである： 

 
 
STRENGTH Ⅰ 

 
中間橋脚上の合成桁断面の公称抵抗曲げモーメント Mn を計算する．断面がコンパクト断面かどうかの照査

を行う（条文 6.10.5.2.3）． 
 
・腹板の幅厚比の照査（条文6.10.5.2.3b） 
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・圧縮フランジの幅厚比の照査（条文6.10.5.2.3c） 
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腹板の幅厚比が許容値の上限値の 75%を上回る場合のみ，幅厚比の相互作用の照査（slenderness interaction 
check）は必要ない．もし腹板と圧縮フランジの幅厚比の両方が許容値の上限値の 75%を上回るならば，片方

又はもう一方の幅厚比は，負曲げの断面のみに適用出来る次の相互作用関係に従って低減されなくてはなら

ない： 

 
言及したように，この関係式は基準（Standard Specification）の荷重設計法（Load Factor Design )の部分に含

まれており，LRFD 基準へ合併される際に同じ関係式が考慮されるよう提案することが計画されている． 
もし断面が腹板の幅厚比や圧縮フランジの幅厚比の限界値を満たさなかったならば，腹板もしくはフラン

ジはそれぞれの限界値を満たすように寸法を見直す必用があり，6.10.5.3.3 の条文の規定に従ってノンコンパ

クト断面かどうかの照査が行われ，あるいは 6.10.5.6 の条文における代替式を公称抵抗曲げモーメントの算

出に用いることが出来る．しかしながら，代替式を用いるためには，圧縮フランジは条文 6.10.5.2.3d の規定

を満たすようにブレースで固定されなくてはならず（下を参照），腹板の幅厚比は次の必要条件を満たさなく

てはならない： 

 
圧縮フランジの幅厚比の上限値もまた条文 6.10.5.6.3 に規定されている． 
 
・圧縮フランジのブレーシング（横構）照査（条文6.10.5.2.3d） 

 

ここで： 
Ml =ブレースを組んでいない区間の両端の荷重係数を乗じた載荷によるモーメントの内小さな方

の値 
ry = ブレースを組んでいない区間の（鉛直軸に関する）鋼断面の最小回転半径 

中間橋脚に隣接する最初の横桁は橋脚から 4800mm の所に位置する．この位置における荷重係数を乗じな

い載荷によるモーメントの値は： 
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2-59 

 
よって，断面はコンパクト断面と見なされる． 
断面（剛性）比の追加の照査は 6.10.1.1 の条文の規定によって行われる． 

 
ここで：Iyc は鉛直軸に関する圧縮フランジの断面二次モーメントである 

 

コンパクト合成桁断面の負曲げにおける公称抵抗曲げモーメントは： 

 
係数を乗じた抵抗曲げモーメント Mr は次に等しい： 

 
曲げに対する抵抗係数φf は 1.00（条文 6.5.4.2）と解釈される． 
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この断面は曲げに対する強度限界状態（strength limit state）を満足する． 
 
(2) せん断 

 
中間橋脚位置における荷重係数を乗じない荷重による最大せん断力は： 
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STRENGTH Ⅰ 

 
補剛されていない腹板の公称せん断抵抗力 Vn を次のように定義する（条文 6.10.7.2）： 

 
補剛されていない腹板の係数を乗じたせん断抵抗力 Vr は次に等しくなる： 

 
せん断に対する抵抗係数φv は 1.00（条文 6.5.4.2）と解釈される． 

 
Vu は補剛されていない腹板に対する Vr よりも小さいので，中間部における腹板の垂直補剛材は負曲げの区

間では不要となる． 
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2.3.5.3 疲労及び割れ限界状態（Fatigue and Fracture Limit State） 

上フランジのスタッドの溶接部，引張フランジの支圧用補剛材/連結板の先端部，中間橋脚位置の断面の橋

軸方向鉄筋の疲労は，FATIGUE（疲労）荷重組合せ（表 3.4.1-1）に対して照査される．対応する動的荷重損

傷率によって修正された疲労荷重が用いられる．疲労限界状態に対する横方向分布係数も事前に計算され，

用いられる．腹板に対する特殊な疲労要求項目も照査される．疲労の照査では曲げモーメントの再分配は適

用されない． 
 
(1) 荷重によって引き起こされる疲労 (条文6.6.1.2) 

前述の計算では，(ADTT)SLは 1700 台/日（大型車）と計算された． 
・上フランジのスタッドの溶接部の母材の照査 
この条文における規定は，検討によると，中間橋脚位置の断面における上フランジのスタッド溶接部の場

合で，引張応力が作用するディテールにのみ適用される．この部位の応力範囲を計算するには，作用疲労荷

重による曲げモーメントの符号に依存する断面諸元が用いられる．正の疲労荷重による曲げモーメントは短

期間の合成断面への適用を仮定し，負の疲労荷重による曲げモーメントは鋼桁断面と合成する橋軸方向鉄筋

を合計したもののみへの適用を仮定している．ただし，この場合は，正の疲労荷重による曲げモーメントは

中間橋脚上ではゼロとなる．従って，（疲労荷重組合わせに対して規定された荷重係数 0.75 を乗じた）疲労

荷重によるスタッドの溶接部の応力範囲γ(⊿f)は，次のように計算される： 
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疲労の詳細部の分類を表 6.6.1.2.3-1 から決定する． 
橋軸方向に荷重が載荷されたすみ肉溶接の接合部の条件で，スタッド形式のずれ止めの母材に対する疲労

詳細分類は，「分類Ｃ」（Category C）となる． 
式（6.6.1.2.5-1）より，公称疲労抵抗力は次のように規定されている： 
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例題１において，1/2 一定振幅の疲労限(ΔF)TH（そのディテールが理論的に無限の疲労寿命を与えるという）

で規定される各疲労詳細分類に対する(ADTT)SL の値を示した表が与えられている．この表に示された値は

75 年間の設計寿命を仮定し，大型車１台通過あたりの応力サイクル数 n を示している． 
支間長が 12,000mm 以上の連続径間の中間橋脚付近の断面においては，大型車１台通過あたりの応力サイ

クル数 n は 1.5 に等しくなる（表 6.6.1.2.5-2）．例題１の(ADTT)SLの表の値は，表の中の値を 1.5 で除するこ

とにより，1.5 と等しくなる n に対して修正される．従って，例題１から，75 年間の(ADTT)SLに等価な分類

C の無限疲労寿命は(1290/1.5) = 860 台/日< 1700 台/日（大型車）となる． 
 
従って： 

 

分類 C の詳細に対しては，(ΔF)TH= 69.0MPa （表 6.6.1.2.5-3）となる．この結果： 

 
式（6.6.1.2.2-1）より： 

 
・引張フランジの支点上補剛材/連結板の溶接止端部の母材の照査 

 
疲労詳細分類を表 6.6.1.2.3-1 から決定する． 
応力方向に直角な溶接を持つすみ肉溶接の接合部の条件下で，フランジへの垂直補剛材の溶接止端部にお

ける母材の疲労詳細分類は「分類 C'」となる． 
例題１の表から，分類 C'の詳細部に対する無限疲労寿命に等価で，かつ n が 1.5 に等しくなる 75 年間の日

大型車交通量(ADTT)SLは，(745/1.5) = 497 台/日 < 1700 台/日（大型車）となる． 
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従って： 

 
分類 C'の詳細に対しては，(ΔF)TH= 82.7MPa （表 6.6.1.2.5-3）となる．この結果： 

 
式（6.6.1.2.2-1）より： 
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・橋軸方向鉄筋の照査 
中間橋脚上の橋軸方向鉄筋は常に引張状態にあることから，疲労の照査が必要となる．条文 5.5.3.2 による

と，直線鉄筋の最大応力範囲は次の値を超過してはならないとしている： 

 
ここに： 

fmin = 係数を乗じない永久荷重と組合せた疲労荷重の組合せから求まる最小活荷重応力；引張を正，

圧縮を負とする 
 
r/h = 直角方向鉄筋の基準半径と変形の高さの比；もし実際の値が分からない場合には 0.3 を用いて

良い 
前述したように，中間橋脚上の正の疲労荷重曲げモーメントはゼロとなる．従って，疲労活荷重（規定さ

れた 0.75 の荷重係数を乗じたもの）によって橋軸方向鉄筋の最上層における応力範囲は次のように計算され

る： 

 
橋軸方向鉄筋の最上層における荷重係数を乗じない永久荷重による応力度（この照査ではモーメントの再分

配は適用しない）は： 
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疲労荷重組合せによる橋脚上の最小応力は 0.0 である．従って： 

 
よって： 

 
 
(2) 腹板に対する疲労の要求項目(fatigue requirement)（条文 6.10.4） 

ここに示す要求項目は，活荷重の繰り返し載荷のもとでの曲げやせん断による腹板の面外曲げを抑制する

ために規定されたものである．この照査では，設計活荷重は橋梁が 75 年間に経験する最も重量の大きな大型

車を反映した係数を乗じた（低減された動的荷重影響率(allowance)15 パーセントを含む）疲労荷重の２倍を

考慮する．さらに，疲労限界状態に対する横方向分配係数が用いられる．この照査ではモーメントの再分配

は適用されない． 
 
曲げ（条文 6.10.4.3） 

この照査に対する，係数を乗じない永久荷重および設計活荷重による中間橋脚位置の圧縮フランジの最大

曲げ応力は： 
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条文 6.10.5.1.4a の現行規定に反して，この照査では負曲げの区間においては鋼桁断面の圧縮領域の腹板高

Dc と合成桁の橋軸方向鉄筋の和が用いられる． 
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負曲げの鋼桁断面の Dc と橋軸方向鉄筋の和を用いることは安全側（conservative）であり，異なった断面に

生じている応力の代数和を考慮した合成桁の実際の Dc を計算する必要性を避けている．負曲げの区間にお

いて，鋼桁断面の Dc と橋軸方向鉄筋の和を用いることは一般的に実際の Dc の値と大差ない． 

 
曲げに対する限界状態の照査（本書で用いているこの照査の改訂された限界状態基準の詳細な解説につい

ては例題１を参照）： 

 
ここに： fcfはこの照査に対する係数を乗じない永久荷重と設計活荷重の合計による圧縮フランジの曲げ応力

の総和を示す． 

 
 
せん断（条文 6.10.4.4） 

これまでの計算は，この領域で腹板は補剛されていないことを示した．補剛されていない腹板のせん断力

は，条文 6.10.7.2 の規定による強度限界状態においてせん断降伏やせん断座屈強度に既に制限される．従っ

て，検討の結果，この照査に対する係数を乗じない永久荷重及び設計活荷重によるせん断応力の総和に対し

て断面は式（6.10.4.4-1）を満足する． 
 
(3) 変形によって引き起こされる疲労（条文 6.6.1.3）およびひび割れ（条文 6.6.2） 

最大正曲げ断面の設計に基づく応用文献を参照． 
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2.3.5.4 使用限界状態（Service Limit State） 

 
(1) 永久たわみ（条文 6.10.3） 

この照査では荷重組合せ SERVICEⅡを用いる．活荷重は HL-93 載荷または特殊な負曲げ載荷のいずれか

が適用される．前述の通り， SERVICEⅡ荷重載荷下における合成桁断面の上下フランジの曲げ応力は，本

書では次のように制限されている： 

 
抵抗係数はこの使用性(serviceability)照査に対しては規定されていない． 
条文 6.10.3.2 に規定されているように，永久たわみの検査は中間橋脚位置の断面が条文 6.10.2.2 の規定を満

足するときの再分配されたモーメントに基づいてよい． 
 
圧縮フランジ： 

この照査（モーメントの再分配によって修正された）に対する係数を乗じない永久荷重と設計活荷重によ

る中間橋脚位置の圧縮フランジの SERVICEⅡ荷重組合せによる圧縮フランジの最大曲げ応力は： 

 
この照査に対する係数 Rb は，係数を乗じた載荷による合成桁の腹板の圧縮領域の高さ Dc および圧縮フラ

ンジの曲げ応力との合計に等しい fc を用いて算出される．再び，条文 6.10.5.1.4a の現行規定に反して，前に

検討したように負曲げの区間においては鋼桁断面の Dc と合成桁の橋軸方向鉄筋の和を用いる． 
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圧縮フランジの曲げ応力を 0.95Fy に制限しているこの限界状態照査に対する適用される係数 Rb は，応力

度を制限することにも機能している．結果として，それは（制限された応力と死荷重による圧縮フランジの

応力に基づいて）すぐに収束する次の簡単な反復計算を用いて，この照査のための圧縮フランジに対する最

大活荷重の限界値（fLL+IM)max を計算するのに役立つ． 
 
①fc を 0.95RbRhFyfの限界応力に等しくなるものと仮定し，Rb と Rh を 1.0 として次式から（fLL+IM)max に対

して解く．fDW1, fDW2および fDWは SERVICEⅡの死荷重圧縮力-フランジの曲げ応力で，前で計算している： 

 
②ステップ(1)で求めた fc を用いて係数 Rb および Rh を計算する．この例では，桁は均一材料(homogeneous)
として Rh は 1.0 とする． 
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圧縮フランジの断面積は引張フランジの断面よりも大きいため，λb=5.76 となる． 

 
③ステップ(2)で求めた Rb および Rh を用いて（fLL+IM)max をが収束するまで上記の手順を繰り返す： 
この例では，検討してみると，１回の反復計算で収束した．故に： 

 
④圧縮フランジにおける実際の係数を乗じた SERVICEⅡ活荷重曲げ応力 fLL+IMに対して（fLL+IM)max 以下に

収まっているか照査する． 

 
 
引張フランジ： 

条文 6.10.5.4.2b により，引張フランジに対しては Rb = 1.0 となる．均一材料の桁に対しては，Rh = 1.0 （条

文 6.10.5.4.1a）となる．従って，引張フランジは，永久たわみ使用限界状態に対して引張フランジの SERVICE
Ⅱ曲げ応力を単純に合計してその合計値を限界値 0.95Fyf に対して照査出来る． 

2-68 
（モーメントの再分配によって修正された）係数を乗じない載荷による引張フランジの曲げ応力は次のよう

になる： 

 

 

2.3.6 スタッドの設計（STUD SHEAR CONNECTION DESIGN） 
スタッドは条文 6.10.7.4 の規定に従って設計される．条文 6.10.7.4.1 によれば，連続合成桁は通常橋の全長

に渡ってずれ止めを設置しなくてはならない．橋軸方向鉄筋が合成桁の一部として考慮される負曲げの領域

では，ずれ止めを設置しなくてはならない． 
 

2.3.6.1 スタッドの配置（Stud Proportion） 

スタッドは，条文 6.10.7.4.1d に規定されるかぶり厚および根入れ長の制限以下で床版のほぼ中央の厚さま

で設置し，鉄筋との干渉を避けなくてはならない． 
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従って，スタッド長さは， 
 
長さ 130mm を使用する 

 
スタッドの直径は条文 6.10.7.4.1a から決定される： 
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直径 19mm を使用する 

 
備考：AWS D1.5 の Section7 には，19mm のスタッドは 3/4"のスタッドと等価であると示されている．同様に，

22.1mm のスタッドは 7/8"のスタッドに等価である．3/4"および 7/8"の両方の直径のスタッドとも一般

的にアメリカで橋の建設に使用されている．硬いメートル単位系のスタッド(hard metric stud)は現在使

用することは出来ない． 
 

2.3.6.2 間隔（条文 6.10.7.4.1b） 

ずれ止めの間隔は疲労限界状態を満足するように決定される．この結果求まるずれ止め本数は，次に強度

限界状態を満足する必要数に対して照査する． 
 
(1) 疲労限界状態（条文 6.10.7.4.2） 

条文 6.10.7.4.1b によって，ずれ止めの間隔は次に示す値より小さくしてはならない： 

 
n = 3 （１列に３個のスタッド） 
Z = 個々のずれ止めの疲労抵抗力（条文 6.10.7.4.2） 

（備考：この式は現行の基準式からの修正を表している，右辺に 1/2
が乗じられている） 

 
ここに，N = 条文 6.6.1.2.5 に規定されたサイクル数 

 

(ADTT)SL = 1700 台/日（大型車）（計算は前述） 
 
表 6.6.1.2.5-2 より，１台の大型車の通過による応力サイクル n は次に等しい： 
 

n = 1.5（中間橋脚近傍） 
n = 1.0（その他の区間） 

N = 365*75*1.5*1700 = 69,806,250 サイクル（中間橋脚近傍） 
N = 365*75*1.0*1700 = 46,537,500 サイクル（その他の区間） 
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正曲げの区間に対して： 

 
負曲げの区間に対して： 

 
 
正曲げの区間に対して： 
 
 
負曲げの区間に対して： 
 
せん断力範囲 Vsr は，動的荷重に対する低減係数 15 パーセントを含む係数を乗じた疲労荷重（疲労荷重の

組合せに対する荷重係数 0.75）に対して決定される．疲労限界状態に対するせん断に対する横方向の分布係

数が用いられる． 
次は桁に沿った疲労限界状態を満たす必要スタッド間隔をまとめたものである． 
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(2) 強度限界状態（条文 6.10.7.4.4） 

算出したずれ止めの本数は，強度限界状態の必要本数に対しても照査する． 

 
ひとつのスタッドの公称せん断抵抗力は次のように求められる（条文 6.10.7.4.4c）： 
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正曲げを生じる区間 

最大正曲げモーメントを生じる箇所と隣接するゼロモーメントを生じる点の間でずれ止めの個数は（条文

6.10.7.4.4a）の値を下回ってはならない． 

 
Vh =正曲げ区間に対する条文 6.10.7.4.4b に規定される，より低い値と解釈される公称水平せ

ん断力 

 
または 
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よって，端支点から最大正曲げモーメントを生じる点までの区間は： 

 
最大正曲げモーメントを生じる点から隣接するゼロモーメントを生じる点までの区間は： 

 
 
負曲げを生じる区間 

中間橋脚と隣接するゼロモーメントを生じる点の間のずれ止めの個数は（条文 6.10.7.4.4a）を下回っては

ならない： 

 
Vh =負曲げ区間に対する条文 6.10.7.4.4b に規定される公称水平せん断力： 
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最終的な推奨間隔は疲労限界状態で規定され，図-3.2.14 に示す．直角方向のスタッド間隔の要求事項は

条文 6.10.7.4.1c に規定されている． 

 
図-3.6.1 ずれ止めの配置 

 

 

2.4.和訳（設計例1：単純合成鈑桁(補剛材の設計）) 
1-48 

2.4.1 垂直補剛材 
垂直補剛材は，（条文6.10.8.1）の規定に従い設計する．各々の垂直補剛材は，ウェブの片面に溶接された

板で構成される．端支点部に隣接する第一垂直補剛材の設計例を示す． 
 
・突出幅（条文6.10.8.1.2） 

 補剛材の突出幅bt>0.25bf．最大フランジ幅を以下に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
                            
 
 

 
1-49 

 垂直補剛材の局部座屈を防止するサイズtpは，以下に基づく． 

（この公式は最新の仕様書に示されている公

式を訂正して表示している．2 番目の項は d/760
から d/30 に変えている） 
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14mm×145mmの垂直補剛材を使用する． 
 補剛材と連結板は，通常安価な平鋼の在庫品で作られる．平鋼は，U.S.単位で板幅1/2インチずつ増やして

生産されている．幅5インチを超える平鋼については，5インチを超えて1/2インチピッチで増加させると高価

になることから，整数インチで板幅を増やすよう指定すべきである．平鋼は重量の注文が受けてからメート

ル単位で生産するが，一橋当たりの補剛材と添接板の重量はそれ程大きくない．このため，U.S.単位の平鋼

サイズは柔軟に変更する必要がある．設計例として，補剛材と添接板のサイズを示しており，関連する計算

がメートル単位で例示されている．一方，変更可能な平鋼のサイズは，ファブリケーターが平鋼を使用する

ためのオプションとしてメートル表記に加えるか，その変わりに示すべきである．設計例では，15.9mm×

152.4mm（5/8””×6”）の平鋼サイズは，各端支点に隣接する第一中間補剛材の大きさに適している． 
 
・断面二次モーメント（条文6.10.8.1.3） 

 断面二次モーメントの必要条件は，垂直補剛材が補剛材位置で節として十分な剛性を持つことである． 

1-50 
・断面積（条文6.10.8.1.4） 

 補剛材の断面積の必要条件は，垂直補剛材が斜張力場の垂直部材として抵抗するための十分な断面積を持

つことである．せん断抵抗するパネルに隣接する補剛材に用いられる断面積の必要条件は，斜張力場の作用

を考慮して決められる；補剛材が斜張力場を有するせん断パネルに隣接していれば，端部パネルの第一補剛

材が該当する．端パネルに隣接する第一パネルのせん断耐力を使用した，左側端支点部に隣接する第一補剛

材の断面積の必要条件を照査する．それは，あらかじめ斜張力場のせん断パネルとして設計されている． 
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補剛材断面積の必要条件の式は，結果として負となる可能性もある．負になるということは，ウェブが単

独で張力場の垂直部材として十分に抵抗するということである．このようなケースでは，補剛材に要求され

る断面積，断面二次モーメントさえも0.0であり，補剛材幅の必要条件を確認する必要がある． 
 

2.4.2 支点上補剛材 
支点上補剛材は，条文 6.10.8.2 の条項によると，支点反力を支える柱として設計される．係数がけしない

荷重による反力： 

組合せ荷重強度の係数がけした荷重による反力（STRENGTHⅠ）： 

1-51 
ウェブの両側に溶接された幅 225mm の 2 枚の板で構成された補剛材について計算する． 

式(6.10.8.2.2-1)を使用して必要厚を計算する． 

支圧強度を計算する．（条文 6.10.8.2.3） 
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ウェブとフランジの溶接脚長を避けるために補剛材基部に設けたクリップ（スカラップ）の長さを 25mm
と仮定する． 

支点上補剛材の軸方向抵抗の計算において，支点上補剛材は，図 15 に示すように補剛材と補剛材の両側

から 9tw までのウェブ（条文 6.10.8.2.4b）で構成する等価柱として行われるものと仮定する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

図-4.2.1 支点上補剛材の等価柱断面 
1-52 

等価柱の断面積： 

等価柱の断面二次モーメント： 

条文 6.9.2.1 の条項により，係数がけされた軸方向設計抵抗値 Pr，の計算を行う． 

限界細長比（条文 6.9.3） 
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公称軸抵抗値（条文 6.9.4） 

 
従って，2 つの 20mm×225mm のプレート（or 22.2mm×203.2mm flat bars）は，支点上補剛材として十分

である． 補剛材が下フランジに取り付き，フランジと両側隅肉溶接されていると仮定する． 
 

2.4.2.1 補剛材とウェブの溶接 

すみ肉溶接サイズの最小値（表 6.13.3.4-1） 
                     （注釈：これは，最新の仕様書の表においては訂正して示している．

T<19mm ですみ肉溶接の最小サイズは 6mm である．） 
 

1-53 
せん断（条文.16.3. 2.4b） 

条文 6.13.2.1 の解説では，溶接金属の強度分類は，ksi 単位に 6.895 を掛けることにより MPa に変換した強度

レベルとすることができる，と定めている． 

8mm 溶接の許容せん断荷重： 

溶接長の合計： 

4 溶接の許容荷重の合計： 

よって，補剛材とウェブの接合は 8mm すみ肉溶接を使用する 
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2.5.和訳（設計例3：3径間連続合成鈑桁(添接部の設計）) 
 

2.5.1 現場ボルト継手部の設計 
3-103 

この章では，側径間の現場ボルト継手部の設計法を説明する．条文 6.13.1 によると，主部材の添接部は強

度限界状態で以下のうち大きい方の値を下回らないように設計する． 
1. 係数がけした荷重による断面力と，対応する部材の設計抵抗断面力の平均(訳注:3-104～の例を見た方

が分かり易い) 
2. 部材の設計抵抗値の 75% 
添接部はすべり限界接合として設計される．つまりボルト接合部は 
1) 支配的な強度限界状態の荷重組合せ下で支圧抵抗，せん断抵抗を発揮できるように(条文 6.13.2.1.1) 
そして 
2) SERVICE II 荷重組合せ下での永久変形使用限界状態と，コンクリート床版打設時(架設性の照査時)に

滑ることがないように 
断面決定される． 
係数がけしない荷重(基本荷重)によって発生する側径間現場継手部(位置はFigure 3参照)の曲げモーメント

は 

 

 
 

図-5.1.1 外桁断面構成図 
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係数がけしない荷重(基本荷重)によって発生する側径間現場継手部のせん断力は 
3-104 

 
鋼桁断面の小さい側(添接部の右側)の断面諸元を以下にまとめる． 

 
 

2.5.2 腹板添接の設計 

この例では，腹板添接部を，最大曲げモーメントと最大せん断力が同じ荷重状態で発生するという安全側

の仮定に基づき設計する． 
強度限界状態の照査に対し，添接部の設計曲げモーメントとせん断力を決定する．まず強度限界状態の荷

重組合せ(STRENGTH I)に対し，係数がけした荷重による添接部の最大曲げモーメントとせん断力を決定する．

活荷重で発生する断面力と死荷重で発生する断面力の符号が同じ場合は，死荷重の荷重係数γp として表

3.4.1-2 の最大値を適用する．  
3-105 

符号が逆の場合は，表 3.4.1-2 の最小値を適用する．通常将来の舗装による影響は無視され，またηは 1.0 と

されることが多い． 
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主桁添接部の公称曲げ抵抗値 Mnは添接部断面の小さい側の降伏モーメント Myとし，以下の様に計算され

る(上フランジが支配的)． 

 

Mnとして鋼断面の降伏曲げモーメントを使用するのは，その値が添接部が負曲げ状態にさらされた場合の

最大公称曲げ抵抗値と考えられるからである． 
終局限界状態の設計曲げ抵抗値 Mrは以下に等しい． 

 
垂直補剛材間隔 6300mm(Figure 3)の場合の腹板添接部の公称せん断抵抗値は以下のように計算される(条

文 6.10.7.3.3b): 
3-106 

 

強度限界状態の係数がけされたせん断抵抗値 Vrは以下に等しい． 

 
強度限界状態を照査するための設計曲げモーメント MDESIGNは，以下のうち大きい方である． 
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強度限界状態を照査するための設計せん断力 VDESIGNは，以下のうち大きい方である． 

 

加えて，条文 6.13.6.1.4b によると，腹板添接部は強度限界状態において次に示す架空のせん断力に対しても

設計する必要がある．そのせん断力とは，係数がけした荷重によるせん断力に設計曲げモーメント(条文 
3-107 

6.13.1 で定義)を乗じ，係数がけした荷重とせん断力自身によって発生するモーメントで除した値である． 

 
6.13.6.1.4b によると，腹板添接部とそのボルトは，強度限界状態において設計曲げモーメント(条文 6.13.1 で

定義)のうち腹板が受け持つ分に対して設計する必要がある．この値は，MDESIGNに鋼断面全体の断面 2 次モ

ーメントに対する腹板の断面 2 次モーメントの比を乗じて算出する． 

 
6.13.6.1.4b ではこの曲げモーメントに，VDESIGNの偏心 e によって発生する曲げモーメントを加えるように述

べている．各列 21 本のボルトが 2 列鉛直に並べられた場合を計算する．ボルト間隔を Figure 20 に示す．上

下端のボルトは架設時に必要な空間を確保するため，フランジから 150mm 離している． 
3-108 
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図-5.2.1 現場添接板（端支間） 

 
VDESIGNの偏心によって発生する曲げモーメントは，添接中心から腹板片側のボルト群の重心までの距離より，

以下のように計算される． 

 

 

2.5.2.1 添接板のせん断抵抗：強度限界状態 

10mm×1880mm のウェブ添接板断面を仮定して，添接板の終局限界状態の設計せん断抵抗を照査する． 
 

3-109 
・全断面の降伏に関する照査 
 条文 6.13.5.3 によると，ウェブの添接板の係数がけされたせん断抵抗は全断面の降伏を照査することで以

下のように考慮される． 

Rr =φvRn  
Rn = 0.58AgFy  
せん断の場合φv = 1.00 (条文 6.5.4.2)  
Rr = 1.00(0.58)(10)(l880)(345)(2) = 7.524 x 106 N  
l.894 x l06 N < 7.524 x l06 N ok  
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・実断面の破壊に関する照査 
 ウェブ添接板の実断面の破壊に関する照査をするため，設計せん断抵抗に関して以下のような関係を用い

る（26mm 径のボルト孔を仮定している，後述の議論を参照のこと）． 
Rr =φuRn  
Rn = 0.58FuAnU  
Fu = 485 MPa (表 6.4.1 - l)  
φu = 0.80(表 6.5.4.2)  
U = せん断遅れを考慮した低減係数 = 1.0 (添接板に対して 条文6.13.5.2)  
An = 2[1880 - 21(26)]10= 26 680 mm2 
条文 6.13.5.2.に示すように 添接板の純断面積Anは全断面積の85%を超えてはならない 
= 0.85(2)(10)(l880) = 31 960 mm2 ok  
Rr = 0.80(0.58)(485)(26 680)(1.0) = 6004 x l06 N  
1.894x l06 N<6004x l06 N ok  
 
・ウェブ添接板のせん断破断に関する照査(条文 6.1.3.4): 
 図 21 に示すようにウェブ添接板に生じる破壊面を仮定する． 

3- 110 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

図-5.2.2 ブロックせん断破壊（ウェブ添接板） 
Atn は引張応力に抵抗する純断面積である:  
Atn= 2[75 + 40 - l .5(26)] 10 = 1 520 mrn2  
Avn はせん断応力に抵抗する純断面積である:  
Avn = 2[1880 - 40 - 20 5(26)]10 = 26 140 mm2  
Atn/Avn=l 520/126 140 = 0.058 < 0.58  
Rr = φbs(0.58FuAvn + FyAtg)  
φbs= = 0.80 (条文6.5.4.2)  
Atg は引張応力に抵抗する全断面積である: 
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3- 111 
Atg = 2[75 + 40] 10 = 2300 mm2  
Rr = 0.80[0.58(485)(26 140) + 345(2300)] = 6.517 x 106 N  
6 517 x 106N > 1.894 x l06N ok 
 

2.5.2.2 添接板の曲げ抵抗：終局限界状態 

 終局限界状態でのウェブ添接板全断面積の曲げ応力を照査する．断面２次モーメントは鋼断面の中立軸に

関してとる． 

 
  

2.5.2.3 添接板の疲労抵抗：疲労破壊限界状態 

 ウェブ添接板の母材の疲労応力を照査する(条文 6.13.6.1.4a)．被覆されていない暴露状態の鋼材の母材の

公称疲労抵抗は疲労強度等級で B 等級(表 6.6.1.2.3-1)に分類される．滑りが決定要因となるボルト添接板の母

材の照査にも同じ分類が用いられる．添接板の角は再外縁のボルトのラインよりも中立軸から遠いので，こ

の縁の疲労照査を行う． 
疲労荷重（FATIGUE 荷重の組合せに規定された 0.75 の荷重係数が乗じられている）に動的荷重影響率を

15%に減じたものを加えた添接板部の設計曲げモーメントは以下のとおりである． 
+M LL+IM = 999.0 x l06 N-mm  
-M LL+IM = - 717.7 x l06 N-mm 
 添接板の縁の曲げ応力度は同じ部位の桁の曲げ応力度と同じという仮定をする．応力算出にかんしては桁

の全断面を用いる．また疲労荷重による正の曲げモーメントは短い期間の合成断面に適用し，疲労荷重によ

る負の曲げモーメントは鋼断面に適用される． 
3- 112 

添接板の上端の疲労応力度は 

 
添接板の下端の疲労応力度は 

 

添接板の下端の応力範囲（詳細な検討結果では純断面の引張応力度となる）は制御される．係数を乗じて

いない永続荷重（将来のオーバーレイは無視する）の曲げモーメントによる圧縮応力が設計疲労荷重による    
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負の曲げモーメントによる最大引張応力の 2 倍より小さい場合のみ，添接板上端の疲労照査をする必要が

ある(条文 6.6.1.2.l)． 
疲労荷重（0.75 の特別な荷重係数が乗じられている）と 15%の動的荷重影響率を加えた荷重による添接部

の設計せん断力は以下のようになる． 
+V LL+IM = 24.49 x 103 N  
-V LL+IM = - 140.9 x 103 N  
設計疲労荷重によるせん断力が，添接板の中心からウェブの添接ボルト群の重心まで偏心していることに

よる曲げモーメントは以下のようになる． 

 
3- 113 

添接板の全断面を用いて，設計疲労荷重によるせん断力の偏心量により生じる，ウェブ添接板の下端の疲

労応力を計算する． 

 

よって，ウェブ添接板下端の疲労応力範囲の合計は以下のようになる． 
γ(Δf) = +fLL+IM + |-f LL+IM| 
+fLL+IM = 19.19 + 0.18 = 19.37 MPa (tension)  
|-f LL+IM| = 18.82 + 1.05 = 19.87 MPa (compression)  
γ(Δf) = +fLL+IM + |-f LL+IM| = 19.37 + 19.87 = 39.24 MPa 
 
式(6.6.1.2 5-1)より，公称疲労抵抗は以下のように定義される． 

 
先の計算より 75 年の(ADTT)SLは日大型車交通量は 2880 台となった．例題1に示される表を用いると疲労

強度等級 B(n=1)が永久の疲労寿命と等価となる(ADTT)SLは 865 台/日で 2880 台を下回る． 
よって， 

 
疲労強度等級Bのディテールだと(ΔF)TH =110.0 MPa (表6.6.1.2.5-3)，  

ゆえに， 

 
式 (6.6.1.2.2-1)より 
γ(Δf)≦(ΔF)n  
39.24 MPa < 55.0 MPa ok 
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2.5.2.4 腹板のボルト 

条文 6.13.6.1.4a によれば，腹板添接ボルトは曲げモーメントの影響に加えて偏心したせん断によるモーメ

ントの影響に対しても設計しなくてはならない． 
強度限界状態の照査に対しては，鋼材断面の中立軸に関するボルトの極二次モーメント Ip を計算する： 

 
上フランジの上面から１列目のボルトまでの距離は： 

 

腹板中心線回りのボルトの１本の鉛直線あたりのモーメントは： 

 
鋼材断面の中立軸に関する（添接板の片面上の）全てのボルト群の極二次モーメントは： 

 
最外縁のボルトまでの距離は： 

 
強度限界状態の照査に対して： 

設計せん断力による鉛直方向ボルト力を求める： 

 
3-115 

添接板の全モーメントによる最外縁ボルトの力を求める： 

 

 
この力の水平方向及び鉛直方向成分を計算する： 
ボルトの合成力は： 

 

 
2.5.2.4.1 せん断抵抗：強度限界状態 
強度限界状態では，添接ボルトは滑りを生じ，支圧状態にあるものと仮定している．したがって，せん断

面からネジ山の部分を除外すると仮定して ASTM A325M M22 高強度ボルト（22mm 径）の係数を乗じたせ

ん断抵抗を計算する．条文 6.13.2.2 によれば，強度限界時のせん断におけるボルトの係数を乗じた抵抗力 Rr
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は次のように表される： 

 
ここに：R は条文 6.13.2.7 に規定されるせん断におけるボルトの公称抵抗力 
    Φs はせん断における A325M の抵抗係数（条文 6.5.4.2） 
 
力の作用線に平行に測った最外縁の両ボルトの間隔が 1270mm 以下のとき，係数を乗じた二面せん断（Ns=2）
のせん断抵抗力は次のように計算される： 

 

（註：上式は，現行規定式を見直したものを示している．式の定数は 0.50 から 0.48 に変更されている．この

式は，将来の暫定版の基準に登場する．せん断面にねじ山が含まれているボルトに対しては，式の適

切な定数は 0.40 から 0.38 に変更される予定である．） 
3-116 

 
 
2.5.2.4.2 支圧抵抗：強度限界状態 
ボルトは滑りを生じ，支圧で抵抗しているものと仮定して，接合された部材のボルトの強度限界状態にお

ける支圧を照査する．添接板における最外縁のボルトの位置における厚さ 14mm の腹板の支圧抵抗は，検査

された（being examined）端面に直角な１本の線に並ぶ全てのボルトに基づいて計算される．この計算された

抵抗力は破壊面に平行な力の成分と比較する（図 22）．  

 

図-5.2.3 支圧抵抗に対するせん断面 
 

標準孔に対する公称支圧抵抗力は次のように解釈される（条文 6.13.2.9） 

 
ここに：Lc = 支圧力方向の孔と孔の，もしくは孔と部材縁端までの内－内間隔（mm） 

     Fu = 接合される鋼材の引張強度 = 485MPa （表 6.4.1-1） 
     d = ボルトの公称径（mm） 
     t = 接合される鋼材の厚さ（mm） 
 

図-5.2.3支圧抵抗に対するせん断

ボルトの引張強度 

せん断におけるボルトに対して（条文 6.5.4.2） 
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水平面に沿った抵抗力の合計は： 

 
3-117 

前書きで述べたように，メートル単位系のボルト基準では，基準孔に対する孔の寸法は，径 24mm 以下の

ボルトに対してはボルト径よりも 2mm，径 24mm 以上のボルトに対しては 3mm 大きい．このように，各標

準孔の幅を決定するのにボルト径に対して 3.2mm 区切りの一定幅が適用されることはもはやない．また，特

大サイズや長孔に対する条文6.8.3で規定されているように孔の寸法に対する1.6mmの現行の幅の区切りは，

メートル単位系のテープや定規がmm以下の寸法を読めないので使用すべきではない．結果として，条文6.8.3
の現在の表記は，「標準・特大・長孔の全ての孔に対する長さと幅は，条文 6.13.2.4.2 に規定されている孔の

寸法よりも設計では 2mm 大きく取るべきである」，と将来の暫定版で直ちに改められる予定である．この修

正された表記は，次の計算で導入されている．したがって，M22 ボルトに対する設計計算で用いられる孔の

幅は，基準では M22 ボルトに対する標準孔の寸法である 24mm，またはプラス 2mm，もしくは 26mm と解

釈される．M22 ボルトが入手出来ない場合，7/8 インチ径の A325 ボルトを 24mm 径のメートル単位系孔に適

合し，メートル単位系ボルトに対して代用してもよい． 
孔の中心から部材の縁端までの距離は 40mm とされており，これはせん断端面に対して規定されている最

小縁端距離 38mm を超過する（表 6.13.2.6.3-1）．したがって，孔の端から現場材片（field piece）の内－内間

隔（clear distance）は次のように計算される： 

 

水平面に沿ったボルトの中心間隔は 75mm に等しく，これは規定されている最小間隔であるボルト径の３

倍よりも大きい（条文 6.13.2.6.1b）．したがって，隣り合う孔の内－内間隔（clear distance）は次のように計

算される： 

 
 
条文 6.13.2.2 から，支圧接合された部材の係数を乗じた抵抗力 Rr は次のように解釈される： 

  
ここで，φbb は鋼材面におけるボルトの支圧に対する抵抗係数であり（条文 6.5.4.2），次に等しい： 

 
3-118 

強度限界状態における両ボルトの水平力の合計は： 

 
水平方向のボルトの列の間の鉛直方向の腹板鋼材面の支圧を照査する： 
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強度限界状態におけるボルト１本あたりの最大鉛直方向力は，(45.10*103 + 8.411*103) = 53.51*103N となる． 

 
 
2.5.2.4.3 滑り抵抗：永久たわみ使用限界状態および施工性 

SERVICEⅡの荷重組合せ時の永久たわみ使用限界状態，およびコンクリート床版施工時（施工性照査）に

おける腹板ボルトのすべり抵抗を照査する． 
接合部の滑りに先立ち，曲げモーメントによって生じる各ボルトの水平方向力は腹板の曲げ応力に比例す

る仮定は合理的である．合成桁に対し，添接板における正の曲げモーメントは適切な合成断面に作用すると

仮定され，負の曲げモーメントは鋼材断面に対して作用すると仮定される．このように，接合部の滑りを防

ぐことを確実にするため，異なる断面に生じる応力（モーメントよりもむしろ）が加算され，ボルトの滑り

抵抗の照査に用いられる． 
腹板の上縁における係数を乗じない荷重による曲げ応力は次式で示される（活荷重による負の曲げモーメ

ントは鋼材断面に作用するものと仮定されている）： 

 
3-119 

 

施工性の照査に対して，床版打設時の応力には係数γp（=1.25）を乗じ，ηとしては安全側の 1.0 を用いる． 

 
SERVICE Ⅱの荷重組合せに対し，応力は次のように組み合わされる． 

 
腹板下縁における係数を乗じない荷重による曲げ応力は次のように表される（活荷重による負の曲げモーメ

ントは鋼材断面に作用するものと仮定されている）： 
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施工性の照査に対しては： 

 
3-120 

 
腹板下縁における SERVICE Ⅱの曲げ応力は，正の活荷重および動的荷重影響率を適用する． 
SERVICE Ⅱのせん断応力は，次のように計算される（負の活荷重は検討によって適用される． 

 

腹板下縁における適用された曲げ応力に対して，下フランジから腹板の有効中立軸までの距離を計算する

と次のように表される： 

 
前で述べたように，ボルトの最下列は下フランジの内側から 150mm に位置する．ボルトの鉛直方向間隔

は 90mm である．曲げモーメントによって生じる各ボルトの水平力の合計が腹板の曲げ応力に比例すると仮

定すると，（最も高い応力の生じる列である）最下列のボルトは腹板の最外縁 195mm 分の腹板の力に抵抗し

なくてはならない．この腹板の力は，最外縁 195mm に生じる平均応力に有効腹板面積を乗じることで計算

される．最も外側の列の各ボルトは，水平力に等しく部分に抵抗するものと仮定する． 
腹板のボルトの最下列の水平腹板力を計算すると： 

 
 
 

下フランジから 

（適用） 

ボルト１列あたり 
ボルト１本あたり 
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せん断による鉛直方向ボルト力を求める（Determine）と： 

 
3-121 

腹板ボルト群の重心に対する添接板の中心線のせん断力の偏心による曲げモーメントは： 

 

有効中立軸に関する（添接板の片側における）全ボルト群の極二次モーメントは次式で表される： 

 
条文 6.13.2.2 によれば，SERVICE Ⅱ（および床版打設過程における照査に対する）荷重組合わせによる係

数を乗じたボルトの抵抗力 Rr は次のように解釈される： 

 

ここで Rn は条文 6.13.2.8 に規定されるボルトの公称滑り抵抗力である．これは使用性の判定基準であるた

め，抵抗係数は 1.00 と見なされる．密着した断面に対する Class B の表面状態，標準孔，そして１本のボル

トあたり２面せん断と仮定して滑り抵抗を求めると： 

 
3-122 

・永久たわみ使用限界状態：添接板 

永久たわみ使用限界状態を満足させるため，腹板の添接板における最大 SERVICE Ⅱせん断力を照査して

板の局部降伏を制御する．適用される SERVICE Ⅱせん断力は前で 1.005*106N と算出されている． 
次の関係がこの限界状態を照査するのに用いられる． 

 
ここに，Fyw = 腹板の規定された最小降伏応力度 
    Ag = 添接板の全断面積 
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この場合も同様に，これは使用性の判定基準であるため抵抗係数は規定されていない． 

 
 

2.5.3 フランジ添接の設計 

 
2.5.3.1 下フランジ添接部 

断面の小さい方（右側の継ぎ手）を使用し，下フランジの全断面の係数がけされていない曲げ応力を決め

る． 
下フランジ下端の係数がけされていない曲げ応力は（負の活荷重モーメントは鋼断面で受け持つと仮定す

る）： 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

3-123 

ウェブ下縁の係数がけされていない曲げ応力は前述のとおり以下となる： 
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従って，下フランジの平均曲げ応力（添接設計で使用される）は： 

強度限界状態の荷重組合せ（STRENGTH Ⅰ）に対し，係数がけした荷重による下フランジの継ぎ手の最

大平均曲げ応力を決定する．死荷重で発生する断面力と活荷重で発生する断面力の符号が同じ場合，死荷重

の荷重係数γpとして（表3.4.1-2）の最大値を適用する．符号が逆の場合は，（表3.4.1-2）の最小値を適用す

る．通常将来の舗装の影響が無視され，ηは1.0とされることが多い． 

3-124 
強度限界状態の照査のための設計力PDESIGNは以下のとおり決める．（条文6.13.1） 

外側添接板（16mm×375mm）1枚と内側添接板（22mm×160mm）2枚について計算してみる．外側には13mm
×375mmのﾌｨﾗｰﾌﾟﾚｰﾄがある．図23に示すように連結部の偏心は内側添接板へかかる力に補正する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
図-5.3.1 下フランジのスプライス板添接の偏心 

 
補正する要素： 

外側添接板については，慣例として 3.073×106/2=1.536×106N を使用する． 
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2.5.3.1.1 添接板の引張抵抗力：強度限界状態 
強度限界状態の下フランジ添接板の引張抵抗を照査する． 
条文6.13.6.1.4cに示されているが，添接板の引張抵抗は条文6.13.5.2の条項により決められる．引張の抵抗

値Rrは，降伏に対する式6.8.2.1-1と破断に対する式6.8.2.1-2，または式6.13.4によって指定されるブロックせ

ん断破壊抵抗によって与えられる値以下とする．継ぎ手部におけるフランジ純断面の小さい側のブロックせ

ん断破壊もまた照査する． 
3-125 

・内側と外側の添接板全断面の降伏に関する照査（条文6.8.2.1） 

 
・内側と外側の添接板純断面の破断に関する照査（条文8.2.1） 

添接板の純断面積Anを計算するために，各添接板の幅方向に4本のM22（直径22mm）のボルトを配置する

と仮定する．ここでも，前に述べたように各孔の幅は，直径22mmのボルトにおける標準孔径24mm（表

6.13.2.4.2-1）では2mm足したのを使用する．条文6.13.5.2に示すように，添接板の純断面積Anは板の総断面積

の85%を超えてはならない． 
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・内側と外側の添接板のブロックせん断破壊に関する照査（条文6.13.4） 
図24に示すように，内側と外側の添接板のボルトの配置と想定ブロックせん断破壊面を仮定する． 

図-5.3.2 ブロックせん断破壊(下フランジのスプライス板) 
3-126 

外側の添接板を照査する： 
 Atn＝引張応力に抵抗する切断面に沿った純断面積 

 Avn＝せん断応力に抵抗する切断面の純断面積 
 
 
 
 
 

 
3-127 

Atgは引張応力に抵抗する面の全断面積である． 

 
内側の添接板を照査する． 
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・上フランジ (原文は小さい方のフランジの添接板)のせん断破断について(条文 6.13.4): 
図-5.3.3のボルト配置とせん断破断モードを仮定する: 

3-128 

 

図-5.3.3 ブロックせん断破壊(下フランジ) 
 

破断モード 1: 

 
Atgは引張応力に抵抗する面の全断面積である． 
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3-129 
破断モード 2: 

 
Avgはせん断応力に抵抗する面の総断面積である． 

 
・上フランジ (原文は小さい方のフランジの添接板)の純断面の破断について(条文 6.8.2.1): 

 
 
2.5.3.1.2 添接板の圧縮抵抗力：強度限界状態 
下フランジ添接板の強度限界状態での圧縮抵抗力を照査する． 
条文 6.13.6.1.4c の解説によると，添接板の場合は圧縮時の支持間隔を 0 としてよい(訳注:降伏荷重まで座屈

しないで抵抗できる)．添接板は全断面積の降伏に対する照査で問題ないことを既に示しており，そのため，

この添接板の圧縮抵抗力も設計荷重より大きく照査を満足する． 
 
2.5.3.1.3 添接板の疲労抵抗力：疲労破壊限界状態 
滑りが限界となる接合の下フランジ添接板母材の疲労時作用応力を照査する． 

詳細検討より，下フランジには引張応力が支配的である．係数がけした疲労荷重(FATIGUE 荷重組合せ用の

荷重係数 0.75 を掛けている)と 15%の動的荷重影響率を考慮した荷重により添接板位置に作用するモーメン

ト力は， 

 

3-130 
疲労の照査ではフランジに作用する平均応力ではなく最大応力を使用する．全断面に作用する下フランジ最

大応力は(鋼断面に負の疲労荷重モーメントが作用していると仮定している． 

 

既出の計算より:疲労区分 B 詳細の(∆F)n = 55.0MPa  
フランジに作用する応力より作用力の範囲を算出する． 

 

外側添接板の疲労時作用荷重と疲労時作用応力は， 
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内側添接板の疲労時作用荷重と疲労時作用応力は， 

 

2.5.3.1.4 永久変形使用限界状態：添接板 
永久変形使用限界状態を満足させ，板の局部的な降伏を制御するため，SERVICE II で下フランジ添接板に

作用する荷重を確認する．SERVICE II で下フランジに作用する支配的な曲げ応力は， 

 
3-131 

以下の照査式がこの照査に用いられる．（条文6.10.3.2を参照，前述の理由からこの設計例にはRbが追

加されている） 

f f<0.80Rb Rh Fyf 
主桁は同一材料なので，Rhは 1.0 となる．フランジが引張となるため，Rbも 1.0 となる．この照査は使用

性の照査のため，抵抗係数は規定しない． 
 

フランジの全断面に作用する力を計算する： 

PFLG = 107.9(25)(475) = 1.281 x l06 N  
 

外側フランジ添接板の SERVICE Ⅱの応力は： 

 

内側フランジ添接板の SERVICE Ⅱの応力は： 

 

 

2.5.3.1.5 フランジボルト 

・せん断抵抗：強度限界状態 

 ボルト添接が滑り支圧に移行したことを仮定した強度限界状態を満足することが要求される下フランジ添

接板のボルト本数を決定する．ASTM A325M M22 の高力ボルト（直径 22mm）の係数がけしたせん断抵抗（せ

ん断抵抗面からねじ山を除く仮定）は前に計算したように： 

Rr = 242312 N 
必要ボルト本数は： 
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3-132 
・軸受け抵抗：強度限界状態 

 前述のウェブの添接板の設計で説明したように，強度限界状態におけるフランジのボルトの軸受けの照査

を行う（条文6.13.2.9）． 
 緑端距離 40mm を仮定して，ボルト孔の端部と添接板端部間の純間隔は 

 

ボルトの中心間隔は 75mm である．よって，隣接するボルト孔の純間隔を計算すると 

 

強度限界状態における一列のボルトの作用力を計算すると 

 
 
・すべり抵抗：永久変形使用限界状態と建設性能 
 SERVICEⅡ荷重組合せでの使用限界状態およびコンクリート床版打設時（どちらが支配的か）の永久変形

に対するボルトのすべり抵抗の照査をする． 
それぞれ解析した結果より，SERVICEⅡ荷重組合せによるフランジ全断面積の平均力の方が床版打設時の

係数がけされた平均力よりも大きいことが分かった．前に，SERVICEⅡ荷重組合せによる下フランジの作用

力は 1.281×106N と計算された．内側の添接板内の作用力は補正する．よって： 
P = (0.588)1.281 x 106 = 753228N 
 
クラス B で標準的なボルト孔の公称すべり抵抗は 2 面せん断として前に決定した： 

3-133 
Rr = 182000 N / bolt  
∴1面せん断では  
Rr = 182000 N /2= 91000 N / bolt  
よって強度限界状態のせん断力でボルト本数を決定する．16 本の 22mm 径のボルトを用いる． 

 
 
2.5.3.2 上フランジ添接部 
 より小さい断面（添接板の右側）を用いて，上フランジの全断面に作用する係数がけされていない曲げ応

力を決定する．上フランジの上端の係数がけされていない曲げ応力は（鋼断面に負の活荷重曲げモーメント

が作用すると仮定している） 
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ウェブ上端の係数がけされていない曲げモーメントは前に計算したとおり： 

3-134 

 
よって，上フランジの平均曲げ応力（添接板の設計に用いた）は： 

 

強度限界状態の組合せ（SERVICEⅠ）を制御するために，係数がけされた荷重により上フランジの添接板位

置の最大平均曲げ応力を決定する．下フランジの添接板の例で示したのと同じ方法で荷重係数を適用する． 

 
以下に示すように強度限界状態設計照査のために設計力 PDESIGNを決定する．（条文 6.13.1） 

 
1 枚の 12mm×375mm の外側添接板と 2 枚の 14mm×160mm の内側添接板で試す． 
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3-135 
2.5.3.2.1 添接板の引張抵抗力：強度限界状態 
各添接板の幅に渡って４本の M22（直径 22mm）ボルトが配置されているものと仮定して，強度限界状態

における上フランジの添接板の引張抵抗を照査する．桁の添接部の，より小さい方のフランジ板の純断面に

関するブロックせん断破断および割れを照査する． 
 
・内側および外側の添接板の全断面に関する降伏に対して（条文 6.8.2.1）： 

 
・内側および外側の添接板の純断面に関する割れに対して（条文 6.8.2.1）： 

 
・ブロックせん断破断に対して（条文 6.13.4）： 
前述した下フランジの添接に対するものと同様に，個々の計算は，添接板でもフランジでもブロックせん

断破断が支配的にはならない． 
・桁の添接部における，より小さい方のフランジ純断面の割れに対して（条文 6.8.2.1）： 

 
 
2.5.3.2.2 添接板の圧縮抵抗力：強度限界状態 
強度限界状態における上フランジの添接板の圧縮抵抗を照査する． 

条文 6.13.6.1.4c の注釈によると，圧縮に対し，添接板に対しては固定点間距離をゼロと仮定して良い．した

がって，前述において添接板は全断面降伏に対して満足するので，添接板の圧縮抵抗は設計断面力にも十分

抵抗できる． 
 
2.5.3.2.3 添接板の疲労抵抗力：疲労および疲労破壊限界状態 
すべりが支配的な接合部の上フランジ添接板の母材における疲労応力を照査する． 

疲労の照査では，平均フランジ応力より最大フランジ応力が用いられる．全断面に関して係数を乗じた疲労

荷重に動的荷重影響率 15%を加算して計算された上フランジの最大応力（負の疲労荷重モーメントが鋼断面

に適用されると仮定）は： 
3-136 

 

検討によると，係数を乗じない永久荷重による上フランジの圧縮力は，係数を乗じた負の疲労荷重モーメ

ントによるフランジの引張力の２倍以下となる．よって，疲労照査が必要である． 

 
前述の計算より：分類 B のディテールに対して 

計算で求められたフランジの応力範囲からフランジ力範囲を求める： 

 

個々の添接板の力を求めるための次の方法は，内側の板の全面積が外側の板の全面積の約 90%以内でかつ
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添接部において偏心のない場合のフランジの添接板に適用出来るものと考えられる．外側添接板の疲労によ

る作用力および応力範囲は： 

 
内側添接板の疲労による作用力および応力範囲は： 

 
 
2.5.3.2.4 永久たわみ使用限界状態：添接板 
永久たわみ使用限界状態を満足するため，板の局部降伏を制御するための上フランジの添接板の SERVICE 

Ⅱの力を照査する．上フランジにおける支配的となる平均 SERVICE Ⅱ曲げ応力は次のように計算される： 
3-137 

 
フランジの総断面に関する力を計算する： 

 

外側添接板の SERVICE Ⅱ応力は： 

 
内側添接板の SERVICE Ⅱ応力は： 

 

 
2.5.3.2.5 フランジのボルト 
前述の下フランジの添接に対するボルトの設計で示した方法に従う： 

 
・せん断抵抗：強度限界状態 
強度限界状態の係数を乗じたせん断抵抗を満足する上フランジ添接の必要ボルト本数は： 

 
・支圧抵抗：強度限界状態 
強度限界状態におけるフランジ材料に関するボルトの支圧を照査する： 

3-138 
縁端距離を 40mm と仮定すると，孔の縁から添接板の縁までの内－内の距離は： 

 
ボルトの中心間隔は 75mm である．したがって，隣接する孔の縁の内－内の距離は次のように求められる： 
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強度限界状態におけるボルト１列の力の合計は： 

 
 
・すべり抵抗：永久たわみ使用限界状態および施工性に対して 
SERVICE Ⅱ荷重組合せの元での永久たわみ使用限界状態と，コンクリート床版の施工中に対して支配的な

ケースでボルトの滑り抵抗を照査する． 
個々の計算により，SERVICE Ⅱ荷重組合せによるフランジの総断面に関する平均の力が床版の施工過程

による係数を乗じた平均力よりも大きい．前述より，上フランジの SERVICE Ⅱの力は 740 025 N であった．

よって，十分な滑り抵抗を与えるのに必要ボルト本数は次のように計算される： 

 

したがって，ボルトの本数は強度限界状態におけるせん断によって支配される．ボルト径は 12-22mm のもの

を使用すること． 
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