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3径 間連続マルチケーブル斜張橋の部材断面力算定法の提案

A PROPOSAL OF EVALUATING METHOD OF THE SECTIONAL FORCES 

OF THE THREE SPAN CONTINUOUS CABLE-STAYED GIRDER BRIDGE 

WITH MULTIPLE CABLES

長 井 正 嗣*・ 赤 尾 宏**・ 佐 野信 一郎***・ 井 澤 衛****

By Masatsugu NAGAI, Hiroshi AKAO, Shinichiro SANO and Mamoru IZAWA 

This paper presents equations and figures for evaluating the sectional forces of each 

members of the cable-stayed girder bridges with multiple cables. These results are use-

ful not only for the understanding of the static behavior of the bridge but also available 
for the check of the results obtained by the electric computer which is inevitable in the 

design stage. Especially, BEF analogy is used for the evaluation of the sectional forces 

and a new parameter concerning the rigidity ratio between the bending stiffness of the 

girder and axial stiffness of the cables is presented.

1. ま え が き

周知の とお り, 斜張橋 は高次の不静定構造 物であ り, 

その構造解析 に当 たって は, 電子計算機 の利用 が必要不

可欠で ある. また, 斜張橋が戦後急速 に発展 したのは, 

電子 計算機 の発達に負 う所が大きい こと もよ く知 られて

いる. しか しなが ら, 斜張橋 の基本設計 に当 たって, 逐

一大型計算機 を駆使 して解析 することは必ず しも得策 で

はな く, 各部材 の断面力を事前 に精度 よく推定 しておく

ことは基本計画上 きわめて有益 であると考え る. あわせ

て, これ らの断面 力を理論的 に究明 して おくことが, 斜

張橋 の力学 性状 を明確 にす る上 でも有益 であ ると考 え

る. 

さて, 斜張橋の断面力の うち, 主桁. 主塔 の軸 力につい

ては比較 的精 度の よい算定法が与え られているものの1), 

主桁 とケーブルの剛比 に密接 に関連す る活荷重 による主

桁曲 げモ ーメ ン トおよびケーブル張力 について は, その

推定が困難 とされ ている. さらに, 主桁 とケーブルの剛

比に関するパ ラメー ターの定義 について も不 明確 な点 が

あるのが実情 である. 

以上 よ り, 本文 では, 今後 ますます大型化 する斜張橋

において主流 になると予想 され るマル チケーブル タイプ

を対 象に, 各部材 の断面力の算定法 を示 すとともに, ケー

ブルと主桁 の剛比選定 に関す る検討 を行 い基本計画上の

一資料 を提示 することとした. す なわち, まず, 主桁. 

主塔 の軸力 および端支点反力算定法 を示 し, 次 に主桁曲

げモ ーメン ト, ケーブル張力算定法 を示す. 後者につい

ては, マル チケーブル斜張橋 を弾性床上の はりに置 き換

えたモデル により検討 を行 う. さらに, 弾性床上 のは り

モ デルを考え る場合, ケーブル と主桁 の剛比が密接 に関

連す ることか ら, これ らにつ いて新 しいパ ラメーターを

定義 して検討 を行 うこととする. 

2. 主桁. 主塔 の軸 力 お よ び反 力

主桁, 主塔 の軸 力は, ケーブルを介 して導入 され るこ

とか ら, まず, ケーブル張力 と荷重 の関係 を求 める1). 

両者 の関係 は, Fig. 1を 参照 して

Tsins=qdx 

Tcosy=dH
(1)a, b

と与 え られる. ここに, Tは ケ直ブル張 力, dHは 水 平

分 力の増分, αはケーブルと桁 のなす角度, σは外 力で
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あ る. 

式(1)よ り

dH=cosaqdx=jxdx (2)

とな る. ここに, んは塔高 さ(桁 上)で ある. 

式(2)よ り, σ, hを 一定 とすれ ば, x位 置 での水

平張力は, 

H=h/xdx (3)

と与え られる. 

次に, 側径 間最上段 ケーブルの張 力を考 える. まず, 

主桁 死荷重 鴎 による水平張 力 は, 中央径間 と側径間の

死荷重 のバ ラ ンス差 によ り生 じることか ら, 

H=xdx-xdx

=-1-4(ls/lc)lCs (4)

とな り, したが って, 張力 甥 は, 

TD=H/cosh (5)

と定義で きる. ここに, φは最上段ケーブルと桁 のなす

角度で, 死荷重強度は全径 間一定とする. 

次に, 活荷 重に よる最大, 最小張 力を求 める. 中央径

間満載 時および側径 間満載 時, 最上段 ケーブルのみで抵

抗 すると して(Fig. 2参 照), 

uT=
pmaxQ h cosq

TQmin=h7cosq

(6)a, b

とな る. ここに, Tupmax, Tupminは それぞれ側径間最上

段 ケーブル の活 荷重最 大お よび最 小張力, pc, psは そ

れ ぞれ中央径間 および側径 間 の活荷重強 度で ある. Pc, 

p、の差 は支 間長の差 に起因 する活荷重強度 お よび衝撃

係数の差 によるもので, 長大橋 になるほど, その差 は小

さ くなると考えて よい. また, 集 中荷重 につ いて は, 長

大橋 ほどその影響が小 さい ことか ら無視 している. ただ

し, 以後 に説明するケーブル単独 の張力 および主桁曲げ

モーメン トの算定 には考慮する. 

主桁の最大軸 力は, pc≡ps≡pと して, 式(3)よ り, 

Nc, max=xdx=Qj (7)

となる. ここに, σ=Wd+pで, ケーブルが塔頂部で分

散 され て定着 され る場 合 は, hと してFig. 5に 示 すh

を用い る. 

次に, 主塔 の最大軸力 は, 中央径間部の荷重 を支持す

ることか ら, 

NTX=q1C (8)

となり, 側径間 と中央径 間の支 間長比 にかか わ りな く, 

中央径間長のみに依存 する. ただ し, 塔 の自重 および桁

反力の影響 は別途 考慮 するもの とす る. 

以上 を整理すると, 主桁, 主塔 の軸力分布 はFig. 3に

示 すとお りとな る. なお, 図 中の α2, α4は, 式(3)

より, 主桁軸 力分布 が放物線分布 にな ることを考慮 して

得 られた ものである. 

次に, 反 力につ いて考 える. 斜張橋 の反力の うち, 側

径 間端支点 の上揚力の処理が設計上重要 な問題 になるこ

とか ら, この上揚 力 の算 定法 を示 す. 式(5), (6)a

よ り, 

Ru=(TD+Tp,n,aX)sinq5

r
Qdc1-4Sr+QGtan (9)

と与 え られる. ここに, Rπは上揚 力, また, hの 取 り

Fig. 1 Equilibriumm between Cable Tension Force and 

External Load. 

Fig. 2 Loading for Max. and Min, Tension Force of the 

highest Cable in a Side Span. 

(a) Max. Tension (b) Min. Tension

Fig. 3 Axial Forces of the Tower and the Main Girder. 

(a) Tower

(b) Main Girder

AI=Wde-II4(Xs, 2Jt)ec

d3=o a2=(cCi+t3)/4

qua=qL/tana d4=(d5+3t3)/4



3径間連続マルチケーブル斜張橋の部材断面力算定法の提案 355

扱 いは式(7)と 同様 である. 

式(9)よ り, 支間長 比(=lc/ls)が 大 き くな るほ

ど上揚 力が大き くなる ことがわかる. 

と ころで, 支間長 比が小さ くなる場合, 式(9)に よ

れば, 死荷 重による上揚 力が0に 近づ くが, 実用上 の観

点か らは式(9)に 代 わって

Ru=(wac+P1E)tanp (10)

を用 いれ ば よい. ここに, a, 1はFig. 3に 定義 されて

いるものである. 支間長比 が小 さ<な る場合, 式(9)

または式(10)の うち大 きい方の値 を用 いれ ばよい. 

3. 塔 曲 げ モ ー メ ン ト

死荷重状態 での 曲げモ ーメン トは既知で あるとして, 

活荷重 による塔頂部最大 曲げモ ーメン トを求 める. 中央

径間 に活荷重 が満載 され た状態での塔頂近傍の ケー ブル

水平 張 力分布 はFig. 4(a)の とお りと予想 される. こ

れを, Fig. 4(b)の 分布 に置 き換 える. さ らに, 構 造

モデル と して は, Fig. 5に 示す塔頂 ばねを有 する片持 ち

ば りモ デルを考 える. 

ここで, 塔頂 ばね につ いて考える. 中央径 間に活荷重

が満載 された状態 で, 側径間最上段ケーブルの伸びに よ

り, 塔頂 は橋軸方 向に, 

SH=lS2+h2/ls(n/Ec) (11)

変位 する. ここに, Ecは ケーブルのヤ ング率, σはケー

ブルの発生応力で ある. 

橋軸方 向の変位 が定義 できれ ば, Fig. 5に 示す不静定

力RTは, 

RT=YQe(8-6e+e3)-313Uair (12)

と な る. こ こ に, 

qh=plc2/8hby

n =hv/h'
(13)a, b

また, ITは 塔の断面二次モー メン トであ る. 

式(12)の 右辺第2項 に側径問長の影…響が考慮 される

ことにな るが, 塔高 さh'が 大 きい ほどこの効果 は小 さ

くなる. したが って, 基本 計画上の概 略値 と しては, 式

(12)の 右辺第2項 は無視 して よいと考え る. 

不静定力Rが 求 まれ ば, 塔の最大曲 げモーメン トは, 

Mix=R2/(2Qh) (14)

となる. 

以上の精度については, の ちほ ど数値 計算例 で報告 す

る. 

4. 主桁 最 大 曲 げ モ ー メ ン トとケ ー ブル 張 力

ここで は, 活 荷重 によ る主 桁曲 げモ ーメ ン トお よび

ケー ブル張 力 の算定法 を検討 す る. 死 荷重 に よる曲 げ

モーメ ン トは, ケーブル プ レス トレス量次第 で大幅 に変

動 し, また, その決定法 は設計者の判断 に委ね られてい

る. そこで, 本文で は活荷重 による上記断面力 を取 り扱

うことと した.

さて, マルチケーブル斜張 橋の場合, ケーブルが比較

的密 に配置 されている ことに着目 し, 主桁 を弾性床上 の

はりとみな して検討を行 う. 弾性床 モデルのばね定数算

定法, 主桁断面二 次モーメ ン トの選定 についてはのちほ

ど説明する ことと して, ここでは, それ らが既知 である

と して検討 を行 う. 

無限 弾性 床上 の は りに集 中荷 重P0が 作 用 した場 合

(Fig. 6)の 解 と して, 主桁曲 げモ ーメン ト分析 は, 

M=e-(cos, 9x-sinbx) (15

と与 え られる. ここに, 

b =4k/4EGGT (16)

hは 弾性床 の ばね定数, EG, IGは それ ぞれ主桁 のヤ ン

グ率お よび断面二 次モーメン トである. 

次に, 図中のX0は 式(15)の 右辺 を0と おいて, 

xo=ir/4J (17)
Fig. 4 Cable Tension Force near the Tower Top. 

(a) Actual (b) Idealized

Fig. 5 Notation for Tower Moment. 

Fig. 6 Moment Distribution of the Girder on Elastic 

Foundation under Concentrated Load. 
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とな る. さ らに, Fig. 6の 斜線部 の面積(乃)は 分布 形

状 を三角形分布 と仮定 すれ ば, 

A=1/4bx0=0nn2 (18)

となる. 

これ よ り, 分 布荷重 をp, 集 中荷重 をPと すれば, 

主桁 の曲げモ ーメン トは, 

M=p/16b2+0p/Q 19

と与 えられ る. ただし, p, Pに は衝撃係数 を含む もの

とする. 

ところで, 斜張橋 の活荷重 曲げモーメン トの うち, 側

径 間端 支点近傍 には大 きな曲 げモ ーメン トが発生する. 

側径 間端支点近傍の曲 げモ ーメン ト影響線正領域 は側径

間全長 にわたることか ら

MS=1/4bA+AQ

Psts/8b+rs 20

と定義す る. ここに, 添 字8は 側径間の値 を意味す る. 

次 に, ケーブル張 力につ いて検討 を行 う. Fig-6に 示

す荷重状態 に対するたわみ分布 は, 

fi(x)=-e-(cosex+sin9x) (21)

と与え られる2). したが って, 反力分布は, 

r(x)=1io(x)=-e-(cos9x+sinfx) (22)

とな る. 

まず, 集 中荷重 によるケーブル張力 の鉛直成分 を求め

る. ケーブル位置両側 の吊 り点 間隔 の半分長で式(22)

を積分 す るが, 隣接 ケーブ ル吊 り点 間隔の和 の半分 を

LcDと すれば, 

Rc-2r(x)dx

=Po(1-cos/e9 (23)

と なる. ここに, Rcは 集 中荷重P0に 対 す るケー ブル

張 力の鉛直成分で ある注1). いま, β=0(ケ ーブル剛度

二0)と すれば, Rc=0と な り, β=∞(桁 の剛度=0)

のとき, Rc=P0と な る. 

次 に, 等分布荷重 に よるケーブル張 力の鉛 直成分 を求

める. 式(22)は, P0=1と すれ ば, ケーブル張力鉛 直

成分 の影響線 を表 わ して いる. r(x)=0な る 蜘 を求め

ると, 

xu=3r/48 (24)

となる. これ より, 影響線 を直線近似すれ ば, 

Ru=p1-cosne2 (25)

を得 る. ここに, Ruは 等分布 荷重pに よるケーブル張

力 の鉛 直成分 である. Ru, Rcよ り, ケーブルの傾斜角

を考慮すればケーブル張力が求 まることになる. 

ところで, 式(25)は

Ru/LCD=JQ[pI 1-COSH/e2/N

(26)

と表 わ せ, βLcD/2を 変 数 と み な して, βLcD/2→0と す

れ ば

RU=QPLOD=1.178 PLOD (27)

に収束す る. 6. で示す とお り, 実 橋 の βが比較 的小 さ

いこともあって, 設計上 は安全側 の考 えか ら, 

L=1.2 PLOD (28)

と定義 する. すなわち, 直観的 にRu=pLcDと 考 えられ

ていたのに対 し, 設計張力の鉛 直成分 は, 多少安全側で

あるが, 20%程 度大 きい値 になる. 

次に, ケーブルの分布荷重に よる張 力と, 集中荷重 に

よる張 力の比 を考 える. 式(23), (25)の 比 をとると, 

R/R=r4(P=P0) (29)

さ らに, 式(27)を 代入 すると, 

RC=LCD 30

を得 る. これ より, 活荷重 によるケーブル張力の鉛直成

分Rは, 近似的 に, 

R=(1.2p+T)LCD (31)

と表わせる. 

さて, 式(29)に つ いて, 道 路橋示方書3)の荷重強度

か ら, 分布 荷重P=300kg/m2(支 間長130m以 上 と し

て), 線荷重P=5t/mと し, かつ衝撃係数 を共通 とす

れば, 

R/Ru=78 (32

となる. これよ り, ケー ブル張 力の鉛 直成分Rは, 

R=(1+7f)Ru (33)

とも定義 できる. 

5. ケ ー ブル の ば ね 定数

4. で は, ケーブルのばね定数 および桁の断面二次モー

メン トが既知であると して検討 を行 った. ここで は, そ

の うち, ケーブルばね定数の評価法について検討 を加え

ることとする. 

斜張橋 の最大 たわみは, ケーブルの伸びに支配 される

注1)文 献1)で は, 式(23), (25)に 対応す る式 として, 

RU=PLCD, R=P0LCD/30d 
が与 え られてい る. 前者 は直観 的に得 られ たものと考え られ, 

後者 につ いては誘導過程 が不明確で ある. ここに, dは 主桁 高

さである. 
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として求め た式 よ り, 

A=(j)LhA+(L)IA

WaLsLA/h+1. 1wt+a-j-JA  34

SAX=Lc/2lcA 35

と与 え られて いる4). ここに, δAは中央径 間最上段 ケー

ブル位置 のたわみ, (σ/Ec)s, Lsは それぞれ側径間最上

段ケー ブルのひずみと長 さ, (σ/Ec)A, LAは それぞれ中

央径 間最上 段 ケーブル のひずみ と長 さ, σoはケーブル

の許容 応 力, β(<1. 0)は ケーブルの許容応 力 に対 して

どの程度の余裕で設計す るかに依存 する値 で設計者の判

断 に委 ね られ る値, α(<1. 0)は 側径間最 上段 ケーブル

の全張 力の うち活 荷重の 占める割 合でFig. 74)に示 す も

のであ る. 図中, 実線 は活荷重 が中央径 間に満載 された

ケース, 破線 は活荷重が側径 間に満載 されたケースの値

であ る. また, 亮 は塔位置支点 か ら中央径 間最上段 ケー

ブル取 り付 け位置 までの水平長, 係数1. 1ω/(1+1. 3ω)

は, 中央径 間最上 段ケーブル全張力の うち活荷重 の占め

る割 合を定 義する もので, ω=p/Wdで ある. 

なお, 式(35)が 十 分 な精度 を有 す るこ とは, 文献

4)で 確認 されている. 

次 に, 支 間中央部 および側径間端支点近傍のケー ブル

ばね定数算定法 と して, 無限弾性床上の はりの たわみ に

着 目 し, 式(34), (35)で 求めたたわみ との等価性 を利

用 した考 えを採用 する. 

無限弾性床上の はりの たわみに着 目すると, 集 中荷重

Pに 対 して, 荷重直下で, 

SP=PB/2k 36 

また, 分布荷重(載 荷幅Zc)pに 対 して, 載荷 中央 で

o=(1-e-cosc) (37)

と与え られ る. ところで, 無限弾性床上 のは りの理論 を

適用す る範囲が βlc>πである ことか ら, 一般 に式(37)

の右辺第2項 の影響 は小 さい. そこで, 

Sp=p/k (38)

と近似す る. したが って, 

max=p+Sp

=p/k+pb/2k=1/k(P+pb/2) (39)

よ り, 

h=1/max(P+pb/2) (40)

と定義 できる. 

側径 間の ばね定数評価 に当 たって は, 式(34)のLA

と して, Lsを 考 え, αと してはFig. 7の 破線 を用 いて

た わみ δを求 める. そ して, 式(40)の δmaxに代入 し

てh値 を求 める. 

ところで, 式(40)に は βが含 まれ て お り, この ま

までは不 都合である. この取 り扱 いについてはのちほど

説 明を加 えるが, 桁 の断面二次 モーメン トが既知の場合

には, βを仮定(た とえば, β=10/ZC)し て収束計算 を

行 えば数 回の繰 り返 しで収束値が得 られ る. 

6. 主 桁 とケ ー ブル の 剛 比 に関 す る考 察

主桁 とケーブルの剛比に関す るパ ラメー ター として, 

=EcAc/EGIGT2 (41)

が提案 されている5). ここに, ZTは桁 の全 長で ある. こ

のパ ラメーターは物理的意味が不明確 であると して, 

r2= Lclinci/6isinuy3

 (42

が提 案 されてい る6). ここに, Aci, Zi, αiはそれぞれJ

番 目ケーブルの断面積, 長 さお よび桁 とのなす角 度で, 

Σ は総和記号 である. 

r2は 離散的 に配置 され たばね上 の は りの無 次元パ ラ

メーターに対応 し, 物理 的意 味は より明確 になっている

ものの, 主塔の変形 が考慮 されてお らず, ケーブルのば

ね定数が正確 には評価 されていない欠点 を有 する. 

ところで, 著者 らは弾性床上 の は りの問題(BEFア

ナロ ジー)を 斜張橋の構造解析 に適用 した. それによれ

ば, 

r3=9l (43)

が無 次元パ ラメー ター と して定義 できる. ここに, Zは

長 さの単位 を有 する物理量 であ る. さて, 本文 で は, Z

と して中央 支間長Z。を選 定 し, 新 しいパ ラメーターと

して, 

Y=-8h-A4/rlr (44)

を定義 する. ここに, hは 式(40)で 定義 される もので, 

支間中央のh値 を代表 とす る. Fig. 7 Estimation of a Value. 
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式(44)の パ ラメーターを用 いて, わが国の3径 間連

続斜 張橋 の実績 調査 を行 った結果 および7. の数値 計算

例 で示 す 支間600mの モ デ ルにつ いて計算 した結 果 を

Fig. 8に 示 す. 図中に は, 参考 のため少数段ケーブル を

有 する斜張橋 の結果 も含 まれている. 

これ よ り, 支 間200m～300mの 斜 張橋 の βZcは4～5

で, この クラスの斜張橋 でも, 中央径間 につ いて無限弾

性床 上のは りモデルの適用 は妥当 であることがわか る. 

また, β値 について は, 支間300m以 上で は0. 016以 下

となっている. 

と ころで, 式(34)で 中央径間最上段 ケーブルの張力

の うち活荷重 の占める割 合 を1. 1ω/(1+1. 3ω)と 定義

したが, 式(33)に β=0. 016を 代入す ると, 

R=1.112 Ru (45)

とな り, これよ り, 線 荷重 の影 響 を分布荷重 の約10%

増 と して評価 したもので ある. さらに, 分布荷重に よる

設 計張 力の鉛 直成分 は1. 2pLCDで ある ことか ら, 分 母

の係 数と して, 1. 1×1. 2;1. 3を 考 えて いる. 

次に, βZcをパ ラメー ター と して, 中央径間主桁 曲 げ

モー メ ン トの収 束状 態 を検 討 した. 支 間600mの モデ

ルを考え, 主桁断面二次モ ーメン トを種々変化 させて解

析 した結 果をFig. 9に 示す. 図中, 縦軸 は曲 げモー メン

トをM(ば ねの ない場合 の曲 げモ ーメン ト)で 無 次元

化 したものである. 

これ よ り, 分布 荷重 に対 して, βZc=10, 集 中荷重 に

対 して βZc=20～30で 収束 していることがわかる. と こ

ろで, βZc=10(Fig-8の 破 線)を 収束値 とみな し, こ

れに対応する実橋 の主桁断面二次モ ーメン トを算定(た

だ し, hは 実橋の値 を採 用)す る と, 現状 の1/10～1/

30程 度 となり, か なり小 さい値 になることがわかった. 

明 らかに, 斜張橋 として は, 主桁の曲 げ剛度 をほとんど

0に 近づ けて, 輪荷重にのみ抵抗す る軸力部材 に置 き換

える ことを意 味 してお り, βZc=10が1つ の 目安 になる

と考 え られる. しか しなが ら, この ように小 さい主桁断

面二 次モーメン トの採用 について は, 主桁 の座屈安定性

等解 明すべき問題が多い. そ こで, 主桁の曲 げ剛性 を設

定 す るβの初期 値 と して は, 実 績 と600mモ デルの計

算結果 に基づいたFig. 8の 実線の値 を利用する ことを提

案す る. 

さて, 以上 のとお り, 主桁断面二次モ ーメン トの初期

値が設定 され, さらに概略 の断面力が得 られれば, 仮定

した 丑が, ほぼ妥当 であるか検討 可能となる. その際

主桁の断面二 次モーメン トを変更す る必要が生 じた場合

には, 以下の変動 モーメン ト推定図の利用 を提案 する. 

中央径間お よび側径 間の曲げモ ーメン トは式(19)お

よび式(20)で 与 えられて いる. いま, 設定 した β値(=

β*)で 式(19), (20)よ り曲げモ ーメン トが与え られる. 

次 に, ゑを変化 させ て, 新 しい β値 に対 す る曲 げモー

メン トの変動を考 える. 両者 の比 を考 えると, 中央径間

に対 して

Mc/Mc=1/b/b21+Y≠5* (46)

側径間 に対 して,

Ms/Ms*=1/(b/b*) (47)

Fig. 8 b and blc values.

Fig. 9 Convergency of Bending Moment.

Fig. 10 Relationship between M/M* and b/b*.
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と与 え られ る. ここに, Mc, Msは それぞれ β値 での中

央径 間 お よび側径 間曲 げモーメ ン ト, M渉, M蛮 はそれ

ぞれ, β*値 での曲 げモー メン トであ る. 式(46), (47)

の結果 をFig. 10に 示す(P=300kg/cm2, P=5t/m). 

次に, 式(46), (47)の 妥当性 を検討す るために, 7. 

数 値計 算例 で示 す, 支間240m+600m+240mの 斜 張

橋 の主桁断面二次モ ーメン トを変化 させて比較 した結果

をTable1に 示 す. β値 と して は, 主桁 たわみが断面二

次モ ーメン トが変化 して も変わ らない としたケース, 断

面二次モ ーメン トの変化に伴 うたわみ変化 を考慮 した2

ケ ースの結果が与 えられている. 後者 を()内 数値 で

示 す. 算 定式 と電算結 果の比(表 中の(a)/(b))は 前者

との比で ある. 

これ より, 主桁 断面二 次モーメン トを2倍 程度変化 さ

せて, 誤差 は2～3%で あ り, 4倍 程度変化 させて, 誤

差 は8～10%と なってお り, 実 用上 の観 点か らは十分

な精度 を有 していることがわかる. 

7. 数値 計 算例

Fig. 11, 12に 示 す 中央 支間600m, 側径 間長 そ れ ぞ

れ240m(TypeA), 284m(TypeB)で, 塔高 さ170

m(桁 上130m)の3径 間連続 マルチ ケーブル斜張橋 に

ついて, 断面 力算定式 による値 と計算値の比較 を行 った

結 果を示 す. 断面性能 および荷重強度 は図中に示 す. 

(1)主 桁軸 力お よび曲 げモ ーメン ト

Fig. 13, 14に 主桁軸 力 お よび曲 げモ ーメ ン トの比較

結 果 を示す. 主桁軸 力につ いてはTypeA, Bと もに, 

最 大軸力 が約5%程 度小 さめ に評価 されるが, ほぼ実

情 どおりの分布性状 が得 られる ことがわかる. 主桁 の曲

げモー メ ン トにつ い て は, TypeBで, 支間 中央 部 約

3%程 度小 さめに評価 されて いるが, 実用上十分な精度

で評価で きることがわかる. 

主桁曲 げモー メン トにつ いて は, マルチケーブルの実

橋例 と して, 名港西大橋(M橋 とよぶ), か もめ大橋(K橋

とよぶ)に つ いて も比 較 を行 っ た. M橋 につ いては, 

本算定式 は十 分な精度 を有 している ことが確認 できた. 

K橋 につ い て は, 中央径 間 で約10%, 側径 間 で約30

%小 さめに評価 され ることが わかった. 前者 につ いて

は, 中央径 間部のケーブル で吊 られていない区 間長 と中

央径 間長 の比(α π)が1/5と 大 き くなっ てい るため と

考え られる. ちなみに, この値 はM橋 で1/11, 本計算

モ デル で1/15で あ る. した がって, αuが大 き くな る

場合には, ばねが無限 に分布 され ているとする弾性床上

の はりモ デルは適用限界が あ り, αu=1/5程 度で本算定

式 は約10%程 度過 小評価す る ことにな る. ま た, 側径

間部については, K橋 の場合, βZs=2程 度 となってお り, 

Table 1 Comparison of M/M* value between proposed and calculated values. 

H=0.01218 1/m for I=1.2m4 ()
; using calculated 8 maxo for evaluation of k value

Fig. -11 Model (240 m+600 m+240 m)typeA. 

(for side-plane)
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無限弾性 床上 の は りモ デルを考 える限界 βZ>π よ りか

な り小 さいため, 本算定式が危険側の評価 を していると

考 え られる. ちなみ に, M橋 の βlsは3程 度 であった. 

以上, αuがかな り大 きくなる場合, また, βZsが πよ

りかな り小 さくなる場合 は, 本算定式 は今後洗練 させる

必要がある. 

(2)主 塔軸 力および曲 げモー メン ト

Fig. 15に, 主塔 軸力 お よび曲 げモーメ ン トの比較結

果を示 す. 主塔軸力 につ いて は算定式, 計算結 果と もに

よい一致 を示 すことが確認できた. なお, 算定式 では, 

Fig. 12 Model (284m+600m+284m) typeB. 

Fig. 13 Axial Force and Bending Moment of the Girder (TypeA). 

():Calculated Value

Fig. 14 Axial Force and Bending Moment of the Girder (TypeB). 

():Calculated Value
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桁下区間 につ いて, 塔位置 ケーブル間隔の半分 に全荷重

を乗 じたもの を桁支点反力 として, さらに塔 自重が考慮

され ている. 

主塔曲 げモ ーメン トの算定式 はかな り安 全側の値 を与

え る. TypeBで 約7%, TypeAで 約35%に な って

いる. これ より, 本算定式は支間長比2程 度のケースが

カバーで きると考え られ, 支間長比 が大 き くなるにっれ

て安全側 とな る. 

(3)端 支点上揚力

Fig. 13, 14に 端支点上揚力 の比較結果 を示 す. 算定式, 

計算結果 と もに よい一致 を示 すことが確認 できた. 

(4)ケ ー ブル張 力

TypeAの モ デル につ いて, ケーブル張 力の比較 結果

をFig. 16に 示 す. 図中, ○印 は計算結果, △印 は式(31)

よ り求 めた値 である. この とき, 各ケ ーブルの ばね定数

hは 次 の ように して求 め た. まず, 各 ケー ブルにpLCD

の荷 重 を考 える. 式(34)の 右辺第1項 の α値 と して, 

pLcD分 の荷重 を考 え, 中央径 間で(2LCD/lc)α, 側径 間

で(LCD/LS)α を採 用 す る. ま た, 式(34)の 右辺 第2

項 の係数 は, 集中荷重 を無視 したことか ら ω/(1+1. 3ω)

とす る. さらに, βσo=0. 95×64000=60800t/m2, Ec

=2×107t/m2と 仮定 す る. LAと しては各 ケーブルの長

さ, hは 塔 の桁 上高 さとする. これ よ り, たわ み δを

求 め, h=pLcD/δ/LCDと 定義 した. 

側径 間 で集約 され たケーブル およ び中央径 間最上段

ケーブル を除 いて, 本算定式 と計算結果 は比較的 よい一

致 を示 し, 初期値 として十分利用 できると考 える. 中央

径間上段部2本 のケーブルについては, 計算値 は算定式

の平均値程度 と評価で きる. 平均値 を図中の▲ 印で示 す. 

側径間最上段ケーブル張 力の推定 は困難 を伴 う. 最上

段 ケーブル張 力 は式(6)Aで 与 え られ てい るが, それ

に よれば, 張力 は約790tと な り, 1本 の ケーブルで受

け もつ と考 え れ ば過大 に安 全 側 とな る. そ こで, 式

(6)aで 得 られ る張 力を, 集約 した4本 のケー ブル で, 

かつ 断面積比 に応 じて受 けもつ と考え る. さらに側径間

部 の活荷重強度 も均等 に受 けもつ として計算 した結果 を

図中 の▲印 で示す. 多少誤差 は生 じるものの初期値設定

には利用で きると考える. 

8. ま と め

3径 間連続 マルチケー ブル斜張橋 を対象 に, 部 材断面

力 の算定法 ならびに主桁曲 げ剛度 とケーブル伸び剛度の

比 につ いて検討 を加え, 基本 設計上有益と考え られる資

料 を提示 した. 本文の考察 で得 られた結 果を要約 する と

以下の とお りである. 

(1)主 桁お よび主塔 の軸 力算定式 な らびに分布状態

を考慮 した図を与えた. 数値計算結果 か ら, 本算定式 が

実用上十分な精 度を有 している ことが確認 できた. 

(2)主 塔 の曲げモ ーメン トにつ いては, 支間長比=

2程 度 に対 して十分 な精度 を有 して いると考 え られ る

が, 支間長比 が大 きくなるにつれて, 算定式 は安全側 に

なる. 

(3)従 来 まで推定が困難 とされて いた活荷重 による

主桁 曲 げモ ーメ ン トにつ いて, BEFア ナ ロジーに基 づ

く考察か ら, 精度の よい算定式 を与えた. 本式 を適用 す

る場合, 支間中央部 のケーブルで吊 られていない区間長

と中央 支 間長 の比 α%が大 き くな ると危 険側 の評 価 を

し, αu=1/5で10%程 度 とな る. 中央径 間部で は, ほ

とん どの橋梁が βZc>π(Fig. 8参 照)の ため, 上述 の問

題 を除 けば無 限弾性床上の は りモデルの適用 は妥当 と考

え られ るが, 側径間長 が短 くな り, βlsが πよりかな り

小 さくなる場合 には適用 に問題が ある. 

(4)斜 張橋 のケーブル は全荷重強度 を受 けもつ もの

と して設計 すれば, ほぼその剛度が決定で きるが, 主桁

の曲げモーメン トは不 静定構造 物の特性 と して, 曲げ剛Fig. 15 Axial Force and Bending Moment of the Tower. 

(a) Type A (b) Type B

():CalculatedValue

Fig. 1 6 Comparison of Cable Tension Forces. 
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度 次第 で大 き く変動 する. そこで, 主桁の断面二次モー

メ ン トの変化 に伴 う曲げモ ーメン トの変動 を精度 よく推

定 する図を与 えた. 

(5)BEFア ナ ロジーに基づ き, 主桁 の曲 げ剛度 と

ケーブルの伸 び剛度の比 に関す る新 しいパ ラメー ターを

定義 した. このパ ラメーターにより, 主桁 曲 げモーメ ン

トな らびに ケーブル張 力が精度 よく推 定 できる ことか

ら, 物理的意味 は従来 より明確 にな っていると考 える. 

中央径 間 中央 に着 目 した β値 の実績 調査 か ら, 主桁断

面二 次 モー メン トの選 定法 を示 した. そ こでは, 支間

600mの 斜張橋 の解析 を通 して, 支間400m～600mの

長大斜張橋 の主桁 断面二 次モーメ ン トの選定法 が示 され

ており, 今後の長大橋の基 本計画 に役立つ ものと考 える. 

(6)従 来, 明確に されていなかった集中荷重 による

ケーブル張 力を含 めて, ケーブル張力の算定式 を与 えた. 

数値 計算結 果か ら実用上十分 な精度 を有 して いることが

確認できた. また, 中央径間最上段部 および側径間最上

段部 ケーブルの張 力算定法 につ いて も一提案 を行 った. 

以上, マルチケーブル斜張橋の基本計画上有益 と考え

られる部材 断面力 の精度 よい算定式 を与えた. また, こ

れ らの結果 は電算解析結果の照査に も十分利用 できると

考 える. なお, 長大斜張橋の設計に当たっては, 部材 の

安定性 に関す る照査 には十分な注意が必要 であ り, 主桁

断面 二 次 モ ー メ ン トの 選 定 法 と関連 づ け て, 今 後 の 重 要

な検 討 課 題 で あ る と考 え る. 
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