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1．まえがき

一般に，多様な構造形式を持つ吊橋上部構造1）　2＞　3）は長周

期構造物のため，耐震設計によって断面が決められること

はほとんどない4L　5）が，設計時において動的照査法による

地震応答評価を行うことが規定されているa．既設の吊橋

についても，その重要性からレベル2地震動に対する耐震

性能の確保が求められており，大地震時の挙動を評価し，

判明した課題点に対して速やかに対処する必要があると

規定されている．

　吊橋の動的解析については，Abdel－Ghaffatはハンガーを

伸びない部材と仮定して，補剛桁，ケーブルの剛性マトリ

クスおよび質量マトリクスを誘導し，主塔の変形を無視し

た固有振動解析および動的応答解析を行った7）・　8）．この手

法を用いてGolden　Gate　Bridgeの動的応答を検討した9．

大塚らは非線形動的解析法を用いて試設計した1，100m

鋼吊橋をヌ豫として，補剛桁，主塔，ケーブルおよびハン

ガーを考慮し，地震時の挙動を正確に評価するための幾何

学的非線形性や初期剛性などの影響を評価して，耐震性向

上策の効果について検討した10）．さらに，大塚らは橋長

2500mの2径間非対称長大吊橋を文橡として，入力地震

動の影響やステイケーブルの耐震性の効果について検討

した11）．このように，兵庫県南部地震以降非線形動的解

析が耐震設計に適用されるようになったが，吊橋の実橋を

対象とした非線形動的解析の研究は少ないのが現状であ
る．

　そこで，本論文では長崎県の平戸島と松浦半島を結ぶ平

戸大橋を文橡にして非線形地震応答特性を評価する．平戸

大橋は交通量が少ない離島架橋のため，2車線の車道7．5m

と両側の歩道15m×2で構成され幅員が狭い．このため，

中央径間長465．4mと主構間隔145mの比が約32となるき

わめて細長い吊橋である12）．このため，面外方向の剛性が

小さく，面外地震動を受ける場合の地震応答が大きくなる

ことが予想される．

　本論文では，先ず，補剛トラスのすべての部材をはり要

素で評価する解析モデルを用いて固有振動解析を行い，補

剛トラスを橋車肪向の1本のはりに置き換えた解析モデ

ルの計算結果と比較することで，解析モデルの妥当性を確

認する．次に，吊橋の応答に伴うケーブルの緩みを考慮し

た複合非線形地震応答解析を行い，メインケーブルおよび

ハンガーに緩みが出現する可能性および緩みが補剛桁，主

塔メインケーブルおよびハンガーの地震応答に与える影

響について検討する．最後に，レベル2地震動が橋軸直角

方向あるいは橋車肪向に加震時の部材の降伏および吊橋

の変形等の耐震安全性を評価する．

2．平戸大橋の概要
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図一1平戸大橋の一般図（単位：mm）
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（d）主塔と補剛トラスの連結部

節点数：808
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図一2平戸大橋の解析モデル

平戸大橋は，建設当時国内最大級の吊橋として昭和52

年3月に長崎県の田平と平戸を結ぶ雷の瀬戸に架設され

たB）．橋梁形式は2ヒンジ単純吊橋であり，橋長709．4m，

中央径間長465．4mである．補剛トラスは中路式で，補剛

トラス間隔145m，補剛トラス高6．Omである．平戸大橋

の側面図を図一1（a），断面図を図一1Φ）に示す

　主塔は図一1（c）に示すように，フレキシブル形式の鋼

構造3層ラーメン形式が採用され，高さ78．4mの2本の柱

とこれをつなぐ3本の水平材で構成されている．ケーブル

は，塔頂部のサドルで支持されている．補剛トラスと主塔

との連結部を図一1（d）に示すメインケーブルは左右2本

で，ケーブルのサグは45mである．1ケーブルは1gスト

ランド（1ストランドは径5．Ommの素線228本）で構成さ

れている．ハンガーロープは，ウオリントンシール型

CFRCφ52mmが1箇所あたり2本使用されている．

3．解析モデル

補剛トラスのモデル化では通常，吊橋の補剛トラスを橋

軸方向の1本のはりに置き換えて，補剛トラスの曲げ剛生

および断面回転中心を補剛トラスの図心とするねじれ剛

性を計算する14）．しかし，本研究では補剛トラスの各部材

をはり要素としてモデル化して，全体の剛性の評価を行う、

平戸大橋の3次元骨組FEMモデルを図一2に示す．この

モデルでは，補剛トラスの上弦材，下弦材，斜材および垂

直材をはりとして評価する．補剛トラスの上弦材，下弦材，

斜材および垂直材の断面構成を図一3（a）に示す補剛トラ

スの重量は93．00kN／mであるB）．なお，本研究では床版の
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表一1平戸大橋の固有振動数の比較

（b）主塔
馴

振動モード
固有振動数（H2）

①／②
①本解析 ②FEM解析

逆対称1次 0246 0233 1．06

　鉛直

ｽわみ振動

対称1次 α308 0，314 0．98

対称2次 0454 0，469 0．97

逆対称2次 0693 0，737 0．94

ねじれ振動
対称1次 0758 0807 0．94

逆対称1次 1032 1，320 α78

①本解析 ②GaleT㎞法

対称1次 0，125 0，127 α98

面外振動
逆対称1次 0，399 0，431 0．92

対称2次 0527 0516 1．02

逆対称2次 0，550 0571 0．96

／1蟹総』霧…麟目へ＼

　　　　（a）鉛直たわみ逆対称1次

∠一鋼臓　・・蕊緬＼
　　　t
　　　　　（c）ねじれ対称1次

　　／¶
／ン

（b）鉛直たわみ対称1次

tt，s、・。zぶ、

（d）ねじれ逆対称1次

〔

一L

＼

（e）面外対称1次

　　　　　　　図一4

㊥面外逆対称1次
平戸大橋の固有振動モード

重量は考慮するが，床版の剛性は無視する．主塔に対して

3次元はり要素を用い，部材を細分割し地震応答を評価す

る．主塔の頂部および基部の断面構成を図一3（b）に示す

主塔の総重量は5529kNである13）．

メインケーブルおよびハンガーは，著者らが開発した3

次元ケーブル要素プログラムを用いてモデル化を行うn．

この場合の剛性マトリクスは，文献16）の剛性マトリク

スから自重の項を除いた式と一致する．この3次元ケーブ

ル要素は，係数励振振動を含めた非線形振動挙動を考慮す

ることができる．ケーブルの重量は1面あたり7．52kl・l／m

であるB）．

タワーリンクのモデル化について，その両端（補剛トラ

スとの連結端および主塔との連結端）の鉛直方向の回転角

および橋軸直角方向の回転角をフリーとする．また，橋軸

直角方向のウィンドシューを線形バネ要素を用いてモデ

ル化する．

境界条件は，主塔の基部およびケーブルのアンカレイジ

を完全固定とする．

4．固有振動特性

幾何学的非線形を考慮した固有振動解析を行い，得られ

た鉛直たわみ振動，ねじれ振動および面外振動の主要な固

有振動数および振動モードを表一1および図一4に示す．

また，補剛トラスを橋軸方向の1本のはりに置き換えたモ

デルを用いて，3次元骨組FEMモデルによる鉛直たわみ

振動とねじれ振動13）およびG仙eエ㎞法によって求めた面外

振動の固有振動数iηを表一1に示す．

　本解析モデルによる鉛直たわみ振動の固有振動数は，補

剛トラスを橋軸方向の1本のはりに置き換えたモデルに
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図一5鋼材の応カーひずみ曲線

（a）線形ケーブルモデル　　　　　　（b）非線形ケーブルモデル

図一6メインケーブルおよびハンガーの応カーひずみ曲線

ざ2
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　非線形ケーブル
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　　　　Deck　coordinate（m　

図一7ハンガーの最大軸力

よる解析結果とよく一致しており，面外方向の固有振動数

はGalerkin法によって得られた面外方向の固有振動数とよ

く一致していることから，解析モデルの結果は正しいと考

えられる．ただし，ねじれ振動に対して，本解析で得られ

たねじれ固有振動数は，補剛トラスを橋軸方向の1本のは

りに置き換えたモデルによる解析結果と比べて小さい．こ

れは，ねじれ振動のときに補剛トラスの回転中心がモード

によって変化することを示すもので，吊橋のねじれ振動に

対して1本のはりに置き換えて解析するには無理がある．

　図一4より，面内方向では鉛直たわみ逆対称1次モード

であり，面外方向では面外対称1次モードが基本振動モー

ドとして現れたことがわかる．

5．非線形地震応答特性

5ユ解析条件

非線形地震応答解析には，はり要素のP－∠効果を含む

幾何学的剛性およびメインケーブル・ハンガーの幾何学的

剛性を用いることで幾何学的非線形を考慮する18）．軸力と

両軸の曲げモーメントの相関を同時に評価できるファイ

バーモデルを用いて材料非線形を計算する．鋼材の非線形

復元力特性は図一5に示すバイリニアモデルを採用し，鋼

材の硬化則は移動硬化とする．

ケーブルおよびハンガーの緩みの影響を評価するため，

図一6に示す二つのモデルを用いる．図一6（a）は通常の緩

みを無視した応カーひずみ関係である．ケーブルは非抗圧

縮性を示す部材であるため，ケーブルの応力が零より小さ

い時にヤング係数は零と考える．この特性を考慮した応カ

ーひずみ関係を図一6（b）に示すまた降伏した後に除荷

する場合のケーブルの履歴は，元のスケルトンカーブに従

って戻るものと仮定する（非線形弾性）19）．平戸大橋工事

09
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　　　図一8　メインケーブルの最大軸力

報告書B）より，メインケーブルおよびハンガーロープの切

断力（切断応力σy）は58，077kN（679，258　kN／m2）および

3，371　1（N（58g，371　kN／㎡）とする．

　本論文では，メインケーブルおよびハンガーの緩みを考

慮するモデルを非線形ケーブルモデルと呼び，その緩みを

考慮しない計算モデルを線形ケーブルモデルと呼ぶ

　入力地震波は，道路橋示方書・同解説V耐震設計編6）

に規定されているレベル2地震動のH種地盤のタイプ1標

準地震波（T121，　T122，　T123）およびタイプllの標準地

震波（T221，　T222，　T223）を使用する．入力地震波は地

域別補正係数（長崎県：Czニ0．7）で振幅補正し，橋軸方向

あるいは橋軸直角方向にそれぞれ入力する．

　減衰の設定について，補剛トラスおよび主塔の要素減衰

定数をO．020，ケーブルおよびハンガーの要素減衰定数を

O．Olにする2）．減衰マトリクス［qは次に示すように各要

素の要素減衰定数を評価した剛性比例型減衰を用いる20）．

　　　　　　　［C］＝＝　Z．　2h・Ki　／　2n」T，　（1）

ここに，ちは要素減衰定数Kiは要素剛性マトリクス，

fiは基準振動数Nは要素数である．本論文では橋軸

方向加震の場合は基準振動数∫iを0246H乞（面内逆対称1

次振動），橋軸直角方向加震の場合は基準振動数fiを

O．127HZ（面外対称1次振動）とする．

　解析方法はNewmarkのβ法（β＝1／4）を使用し，非線

形反復法としてNewton法を用いる．積分の時間間隔を

0．0025s㏄，継続時間を50s㏄と設定する．なお，地震動が

作用する前の初期断面力は死荷重状態としている．

52メインケーブルおよびハンガーの緩みが出現する可能

　性の検討
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図一13下弦材の1／4L点の部材（E4012）の軸力時刻歴応答

橋軸方向にタイプllの標準地震波T221を入力する場合

の平戸大橋の地震応答結果から，メインケーブルおよびハ

ンガーの緩みが出現する可能性を検討する．

　ハンガーの最大軸力を図一7に示す．横軸は橋軸方向の

座標，縦軸は無次元最大軸力である．無次元最大軸力とは，

ハンガーに発生する最大軸力（部材方向）Nを初期軸力

Noで除した値である．図一7より，中央部付近のハンガー

の軸力が零より小さくなり，張力抜けが生じている．図一

9は中央ハンガーの軸力の時刻歴である．張力抜けが発生

しているため，緩みを考慮するとハンガーの軸変位は大き

くなる．

　メインケーブルの最大軸力を図一8に示している．メイ

ンケーブルの中央部ではほとんど軸力は変動せず，端部に

いくほど変動は大きくなるが，張力抜けは生じていない．

しかし，中央部付近のハンガーに張力抜けが出現するため，

非抗圧縮性がメインケーブルの軸力に影響を及ぼしてい

るといえる．図一10はメインケーブルの中央部の軸力時

刻歴である．メインケーブルの初期軸力が大きいので，ハ

ンガーの非抗圧縮性がメインケーブルに及ぼす影響は小

さい．

　補剛トラスの上・下弦材の最大変位および最大軸力を図

一11に示す．橋軸方向加振の場合，補剛トラスの逆対称

モードが加振されるため，最大応答は中央部で小さくなっ

ている．ハンガーの緩みを考慮すると，補剛トラスの上・
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　Deck　coordinate｛m）

（d）ハンガーの軸力

下弦材の最大変位および最大軸力は大きくなる．図一12

は1／4点における鉛直方向の変位を示す．また，図一13に

は1／4点の軸力時刻歴を示す．ハンガーの緩みを考慮する

と補剛トラスの応答が大きくなるが，応答の周期は変わら

ない．

主塔の最大変位および最大面内曲げモーメントMyを図

一14，主塔基部の時刻歴を図一15に示す．主塔の基部は

降伏していない．ハンガーの非抗圧縮性が主塔の応答に及

ぼす影響は小さいといえる．

53メインケーブルおよびハンガーの緩みが上部構造に及

　ぼす影響

　道路橋示方書・同解説（V耐震設計編）6）に準じて3波

形の入力地震動に対する動的解析結果の平均値を用いて

ケーブルの緩みの影響を評価する．用いる地震波はタイ

プ1のr【種地盤の標準地震波およびタイプllのH種地盤

の標準地震波それぞれ3波である．加震方向は橋軸方向お

よび橋軸直角方向とする．

　図一16は橋軸方向加震時の補剛トラスの最大軸力，主

塔の最大曲げモーメント，メインケーブルの最大軸力およ

びハンガーの最大軸力について，緩みを考慮した解析結果

と緩みを考慮しない解析結果の比で示している．ここに，

NNおよびMyNは緩みを考慮した軸力および曲げモーメン
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橋軸直角方向加震の場合の最大断面力および最大ひずみ

ト，NLおよびMyLは緩みを考慮しない軸力および曲げモ

ーメントである．

　ハンガーの緩みを考慮すると補剛トラスの軸力は最大

5％大きくなる．また，主塔およびメインケーブルに及ぼ

す影響は1％程度である．そして，ハンガーに張力抜けが

現れるため，ハンガーの軸力は約10％大きくなる．

　また，橋軸直角方向加震時において，ハンガーに張力抜

けはほとんど出現しないため，非抗圧縮性が本橋に及ぼす

影響は小さいといえる．

6．耐震安全性

以上の検討の結果から，レベル2地震動に対して，ハン

ガーに張力抜けが発生する可能性があり，ハンガーおよび

ケーブルの緩みを考慮した解析が必要である．したがって，

平戸大橋の耐震安全1生の評価にあたって，緩みを考慮した

複合非線形地震応答解析を行う．また，3波形の入力地震

動に対する動的解析結果の平均値を用いて平戸大橋の耐

震安全1生を評価する．

6．1断面力

　図一17および図一18に橋軸方向加震時および橋軸直角

方向加震時の補剛トラス，主塔，メインケーブルおよびハ

ンガーの最大断面力を示す．

　橋軸方向加震時の補剛トラスの最大軸力を図一17（a）に

示す．縦軸は最大軸力を降伏軸力で除して無次元化した軸

力，横軸は橋軸方向の座標であるtこの図より，地震波に

よる応答の変化は見られず，最大軸力は降伏軸力の30％程

度であり，降伏していない．主塔の応答について図一17（b）

に主塔断面の最外縁の無次元ひずみを示す．横軸は，最大

ひずみεと降伏ひずみεyの比をとった主塔の無次元ひず

みである．主塔の最外縁の最大ひずみは降伏ひずみのO．7

倍程度であり，降伏していない．メインケーブルの無次元
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表一2タワーリンクの最大軸力（単位：kN）

入力地震波
橋軸方向加震 橋軸直角方向加震

最大値 最小値 最大値 最小値
降伏軸力

Type　I 1177 692 1105 812

Type　H 1191 685 1186 740
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　　　　　（b）主塔

橋軸方向加震時の最大橋軸方向変位

軸力を図一17（c）に示すこの図の縦軸は軸力を切断力で

除して無次元化した軸力である．地震波の違いによる差は

小さく，地震によるメインケーブルの軸力の変動は小さい．

また，メインケーブルの最大軸力は切断力の約55％であり，

メインケーブルは強震時に切断していない．ハンガーの無

次元軸力を図一17（d）に示すこの図の縦軸は，軸力を切断

力で除して無次元化した軸力である．橋梁中央部付近にお

いて軸力の変動が大きくなり，圧縮力が出現することがわ

かる．タイプH地震動によるハンガーの軸力変動はタイプ

1より大きいが，最大軸力は切断力の80％程度で発生して

いるため，ハンガーは安全であると考えられる．

　橋軸直角方向加震時の補剛トラス（図一18（a））について，

タイプllよりもタイプ1による応答が大きく，最大軸力は

降伏軸力の約O．4倍となっている．図一18（b）から，主塔の

35m付近（水平梁のところ）で最大となり，降伏軸力の

50％程度である．メインケープルの軸力の変動は小さい

（図一18（c））．ハンガー（図一18（d））について，橋梁中央

で軸力が最大となり，タイプllについて最大軸力は切断力

の約50％となっている．また，橋軸直角方向加震時に緩み

が出現するハンガー数は橋軸方向加震時より少なく，補剛

トラス，主塔およびメインケーブルに及ぼす緩みの影響も

小さいといえる．

　タワーリンクの最大軸力および降伏軸力を表一2に示す

橋軸方向加震時のタワーリンクの軸力変動は，橋軸直角加

震時の軸力変動より大きい．橋軸直角方向加震時および橋

軸方向加震時いずれの場合においても，最大軸力が降伏軸

力に達していないため，タワv－一・リンクはレベル2地震動に

対して安全であると評価できる．

　以上のことから，タイプ1およびタイプHの地震波を橋

軸方向および橋軸直角方向に作用させる場合に生じる上

部構造部材の断面力は，降伏応力あるいは切断力に達して

いないことがわかる．

62変位

　橋軸直角方向加震時および橋軸方向加震時の補剛トラ

スおよび主塔の最大変位を図一19および図一20に示す．

　図一1gより，レベル2の地震波を橋軸直角方向に作用

させる場合，補剛トラスの橋軸直角方向の変位は1．8mと

大きいが，前述のように上部構造において降伏した部材が

ないことがわかる．

　図一20より，レベル2の地震波を橋軸方向に作用させ

る場合，補剛トラスの橋軸方向の変位は最大0．60m程度で

ある．一方，吊橋の主塔と補剛トラスの間の遊間はO．20trn

である．本橋は，1987年8月台風12号（風速64．Om／sec）

の作用によって桁端の伸縮装置の損傷があったことが報
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告されている21）．レベル2の地震動が作用する場合にお

いて，桁端の伸縮装置が損傷するおそれがあると考えられ

るので，詳細な検討が必要になる．

7．まとめ

　本研究では，単径間鋼吊橋である平戸大橋を対象として，

全体モデルを作成し，レベル2地震時におけるメインケー

ブルおよびハンガーの緩みが出現する可能性およびその

影響を明らかにするとともに，耐震安全性について検討し

た．得られた結果を以下に示す．

（1）解析モデルによる固有振動数は，はり理論を用いた

　G泣er㎞法による理論値とよく一致していることから，

　本研究の解析モデルは妥当であると考えられる．

（2）レベル2地震動が橋軸方向に作用する場合に中央部付

　近のハンガーの緩みが出現した．ハンガーの緩みを考

　慮すると，ハンガーの圧縮側の剛性が零になるため，

　他のハンガーの軸力および軸変位が増加する．これに

　伴って，補剛トラス，メインケーブルおよび主塔の応

　答が大きくなる．

（3）ハンガーの緩みが補剛トラス，主塔およびメインケー

　ブルの動的応答に与える影響は，最大5％程度で小さい．

　ただし，ハンガーの軸力は10％大きくなる．このよう

　に，ハンガーの緩みが応答に及ぼす影響は小さく，緩

　みを無視した解析を行っても差しっかえない．

（4）橋軸直角方向加震時に緩みが出現するハンガー数は橋

　軸方向加震時より少なく，補剛トラス，主塔およびメ

　インケーブルに及ぼす非抗圧縮性の影響も小さい．

（》タイプ1およびタイプHの地震波を橋軸方向および橋

　軸直角方向にそれぞれ加震させたところ，降伏する補

　剛トラス，主塔メインケーブルおよびハンガーは見

　受けられなかった．

（6）レベル2地震動を橋軸方向に作用させる場合，補剛ト

　ラスの橋軸方向の変位は0．60m程度となり，桁端の伸

　縮装置が損傷するおそれがある．

　本研究はレベル2地震動について平戸大橋の地震応答

解析を行ったが，道路橋示方書以外の地震波に対して耐震

性の検討を今衡テう予定である。

酬
　平戸大橋の設計図や計算書などの資料を提供して頂い

た長崎県道路公社に深く感謝の意を表します．
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