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E-Defense を用いた実大 RC 橋脚（C1-5 橋脚）震動破壊実験研究報告書

－現在の技術基準で設計した RC 橋脚の耐震性に関する震動台実験及びその解析－

右近大道 *1・梶原浩一 *1・川島一彦 *2・佐々木智大 *2・運上茂樹 *3・
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Large-scale Shake Table Experiment on a Component Model 
(C1-5 Model) Using E-Defense

－ Experiment on a RC Column Designed Based on the Current Code －
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Abstract

This paper presents a 3D shake table experiment on a 7.5 m tall 2 m diameter circular reinforced concrete column which 
was designed in accordance with 2002 Japan Road Association design code. Failure mechanism was clarified based on 
a series of excitations and fiber element analyses. It was found that the column behaved satisfactorily under a near-field 
ground motion recorded during the 1995 Kobe, Japan earthquake. The scale effect on the ultimate displacement due to 
pull-out of crashed core concrete from steel cage and the lateral confinement by hoops are presented.
 
Key Words: Bridge, Seismic design, E-Defense, Reinforced concrete pier, Shake table experiment, Nonlinear analysis
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1. はじめに

実大三次元震動破壊実験施設（以下，Ｅ－ディフェンス

と呼ぶ）は（独）防災科学技術研究所によって兵庫県三木

市に建設された世界最大最強の震動台である．Ｅ－ディ

フェンスを用いた橋梁の耐震実験研究では，1）RC 橋脚系

の耐震性を検討する研究プログラム（コンポーネント模型

実験，以下，C1 実験と呼ぶ）と，2）橋梁の逐次破壊効果

の検討やダンパー，新型落橋防止構造等の特性等を検討

する研究プログラム（橋梁システム実験，以下，C2 実験

と呼ぶ）から構成されている．C1 実験で鉄筋コンクリー

ト橋脚（RC 橋脚）が取り上げられているのは，兵庫県南部

地震による被害の主要な原因が RC 橋脚の被害によるもの

であったことによる．C1 実験では，できるだけ実大規模

に近い模型を用いて RC 橋脚の破壊特性を検討すると同時

に，現在の設計基準で建設されたり，耐震補強された RC
橋脚の耐震性の検証が含まれている．

本報告書では，このうち C1-5 実験結果について示す．

なお，本報告書は川島らによる詳細な検討結果 1）を研究

資料としてまとめたものである．C1-5 実験は，Ｅ－ディ

フェンスを用いた橋梁に対する 2 ケース目の実験として，

2008 年 8 月に実施したもので，現在の耐震技術基準で設

計された直径 2 m，高さ 7.5 m の大型円形断面 RC 橋脚に

対する加震実験である．実大規模の模型を用いて，ポス

トピークを含む非線形領域の挙動を 3 次元地震動入力の

下で振動台を用いて加震実験した例は，我が国のみなら

ず諸外国においてもなく，橋梁の耐震技術研究の歴史に

新しい 1 ページを開いたと言っても過言ではない．

従来，実験施設の制約から，縮小模型を用いて各種の

制約条件の下に研究が進められてきたが，寸法効果をは

じめとして，実験結果の解釈や解析モデルの検証に各種

の課題を抱えていた．Ｅ－ディフェンスを用いることに

よって，これらの制約を大きく緩めて研究を進めること

ができるようになったことは，今後の耐震技術開発に大

きく貢献すると期待される．

本報告書では，C1-5 実験に基づく大型橋脚模型の破壊

特性とこれに対する解析結果を示す．

なお，Ｅ－ディフェンスを用いた橋梁耐震実験の 1 ケー

ス目として実施した C1-1 実験は、1970 年代に建設された

曲げ破壊先行型の RC 橋脚を対象としたものであり，その

実験結果は，防災科学技術研究所資料第 331 号「Ｅ－ディ

フェンスを用いた実大 RC 橋脚（C1-1 橋脚）震動破壊実験

研究報告書」2）にて報告している．

1.1　橋梁耐震実験研究推進の背景

1995 年の兵庫県南部地震，1989 年のロマプリータ地震，

1994 年ノースリッジ地震などでは，都市内高速道路や都

市間を結ぶ道路，橋梁に甚大な被害を与え，交通系ライ

フラインの機能を大きく損なわせた．橋梁は都市や地域

を結ぶ生命線であり，橋梁の被害により生じる交通系ラ

イフラインの大幅な機能低下は，地震直後の避難，緊急

車両の通行，震災後の復旧活動等に重大な影響を与え，

国民の生命と財産を脅かすものである．これらの地震被

害の多くは，橋脚，特に RC 橋脚で発生している．RC 橋

脚の耐震性の検証のために，正負交番載荷実験や振動台

加振実験が日米両国で多数行われてきた．しかし，これ

らの実験は実験装置の制約から，小型模型による検討に

留まっており，実大規模の橋脚を用いた破壊現象の解明

が求められてきたところである．また，上部構造の被害

では，桁間衝突や落橋防止構造等が複雑に影響した，い

わゆる進行性破壊が発生しており，これらの解明も重要

な課題である．しかし，現象が複雑であり，従来の小型

模型では十分な検討が行えない状況にある．これらにつ

いても，より規模を拡大した実験研究の実施が求められ

ている．

これらの課題を背景とし，「橋梁の耐震実験研究」では，

RC 橋脚の耐震性を対象とし，Ｅ－ディフェンスによる実

大を含む実験の実施を目指すこととした．研究の推進で

は，米国の「The Gorge Brown Jr. for Earthquake Engineering 
Simulation」（NEES）の研究施設群との相互連携の体制を整

えつつ，目的として，RC 橋脚の破壊特性の解明，耐震性

能の検証を行うとともに，データの蓄積・公開を目指す．

これらのデータは，今後の橋梁の耐震性向上に貢献する

多くの実験研究の参考になるデータ，いわゆる原器デー

タとなることを期待している．

2. 橋梁耐震実験研究の目的と推進体制

2.1　研究目的

大型橋梁耐震実験を計画するに当り，以下を研究の目

的とした．実験の種類と目的を表 2.1 にまとめて示す．

  1） 従来，実験装置の制約から十分な検討が出来なかっ

た破壊現象や複雑な地震応答の解明．

  2） 兵庫県南部地震で被災した橋梁の破壊メカニズムの

解明と現在の耐震補強技術，耐震設計法の有効性の

実証．この中には，現在の耐震技術で建設された橋

梁の耐震余裕度の検討を含む．

  3） 耐震性の向上を図るための次世代型耐震技術の開発．

 上記の推進では，NEES とＥ－ディフェンスの協力

関係を持って実施し，実験計画は，米国側のＥ－ディ

フェンス実験への参画を見据えて，米側研究者と十

分な連携を行う．また，本研究の推進過程で，日本

側の若手研究者の育成にも配慮することとした．

2.2　実験の種類

兵庫県南部地震においても多く見られた RC 橋脚の損傷

モードを分類すると以下の通りである 3）．

  1） 柱地盤面位置の曲げ破壊：被りコンクリートの崩落，

主鉄筋の座屈，コアコンクリートの圧壊．

  2） 柱地盤面位置のせん断破壊

  3） 曲げせん断破壊：一般にせん断耐力と曲げ耐力が近

接している部材に現れるモード．軸力を支持する機

能を喪失．

  4） 段落し部のせん断破壊：顕著な斜めひび割れが見ら

れるのが特徴．この破壊モードは一般に脆性的な挙

動を示し，主鉄筋の降伏以前に斜めひび割れを発生．
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軸力を支持する機能を喪失．

  5） 上部構造では，桁の過大な移動（慣性力）により，伸

縮装置の破損，支承の破損，桁の支承からの落下，

桁どうしの衝突，桁の横ずれ，落橋防止構造の破損，

桁の落下などが発生．

これらの事象を踏まえ，橋梁耐震実験では，RC 橋脚に

着目した 2 つの実験の種類を設定し実施する（表 2.1）．1
つは，RC 橋脚の破壊特性に着目した橋梁コンポーネン

ト実験（C1 実験，写真 2.1，表 2.2），もう 1 つは橋梁のシ

ステムとしての進行性破壊特性並びに新耐震技術の開発

を目指した橋梁システム実験（C2 実験，図 2.1.1）である．

2007 年度～ 2009 年度においては C1 実験を実施し，2010
年度以降に C2 実験を実施する予定である．

C1 実験は震動台上に 2 径間橋梁模型を構築して実施す

る．Ｅ－ディフェンスの実験では試験橋脚の RC 橋脚は実

物大とし，相似律を設定せずに，実験データがブレーク

スルーできるものとする．一方，C2 実験は，震動台上に

多径間橋梁模型を構築し，伸縮装置，支承，落橋防止装

置，ダンパー等に着目した実験である．震動台上に実物

大の多径間橋梁模型の設置は不可能であることから，模

型橋梁の設計に当っては，相似律を設定することになる．

C2 実験については，今なお検討中であり，詳細な実験内

容は定まっていない．

2.3　研究推進体制

防災科学技術研究所は，橋梁の耐震実験研究を推進す

るために，実験研究を推進する分科会と実行部会を組織

し，国内の有識者により実験研究を推進している．それ

ぞれの役割は以下である．

1） 橋梁耐震実験研究分科会

日米共同研究として橋梁の耐震に関する実験的研究を

推進していくための全体調整，橋梁耐震実験研究実行部

会の研究活動への助言および評価，橋梁の耐震性に関わ

る研究コミュニティとの連携および他機関で実施されて

いる橋梁の耐震性に関する研究プロジェクトとの連携を

促進することを目的とする．

2） 橋梁耐震実験研究実行部会

橋梁の耐震性に関する実験的研究を具体的に推進する

ことを目的とする．ここでは，Ｅ－ディフェンスで行う

実験の計画，試験体仕様，入力地震動等についても議論

され決定される．

本章に示した研究目的，研究計画等は，この実行部会

にて議論され進められている内容である．
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表 2.1 実験種類と目的

Table 2.1 The objectives of the C1 experiment and the C2 experiment.

The C1 
experiment

1) The failure mechanism of RC columns which failed during 1995 Kobe earthquake

2) The effectiveness of standard seismic retrofi t measures for existing RC columns

3) The seismic performance of RC columns designed in accordance with the current design requirements

4) The seismic performance of RC columns designed based on the current design requirements under stronger 
than the current code specifi ed ground motions

5) The effect of new damper technology

The C2 
experiment

1) The progress failure mechanism of bridge system due to combination of poundings and rupture of expansion 
joints, bearings, restrainers and columns

2) Seismic performance of advanced and critical columns

3) Effectiveness of advanced dampers and energy dissipating units

4) Effectiveness of advanced unseating prevention devices

表 2.2 実験全体ケース（暫定案）

Table 2.2 Experimental Program in 2007-2010.

Year Model Purposes

2005-2006 C1 Preliminary analyses and design

2007 C1-1 Column built in 1970s which fails in fl exure

2008 C1-2 Column built in 1970s which fails in shear

C1-5 Column by the current code

2009 C1-6 Current column subjected to stronger than code specifi ed ground motions

After 2010 C1-3 Retrofi tted column by steel jacket

C1-4 Retrofi tted column by CFS

C1-7 US column

C2 The system failure mechanism of a bridge

写真 2.1 C1-5 実験

Photo 2.1 C1 Component experiments 
（Single column）.

図 2.1 橋梁システム実験

Fig. 2.1 C2 System experiments 
(Progressive collapse).



防災科学技術研究所研究資料　第 369 号　2012 年 10 月

－6－

3. C1-5 実験の必要性

現在の道路橋示方書では，横拘束を考慮したコンクリー

トの構成則に基づき解析的に求めた橋脚の終局変位は，

繰返し載荷を受ける模型橋脚において，降伏後安定して

いた曲げ耐力がかぶりコンクリートの剥落を契機として

急速に低下し始める時の変位におおむね相当するという

点を基本に，地震時保有水平耐力法の設計体系が組み立

てられている 4）．さらに，同一特性を有する模型橋脚で

あっても，終局変位は同一変位振幅の載荷繰返し回数に

よって変化し，載荷繰返し回数が 1 ～ 3 回と少ない場合

と，10 回と多い場合では，顕著に終局変位が異なる 5）,6）,7）

ことから，タイプ I とタイプ II 地震動では異なった終局

変位を採用するという考え方が取り入れられている．こ

れは，地震動の継続時間の違いを構造部材の許容じん性

率の設定に取り入れるという，国際的にも新しい考え方

に基づく規定である．

以上のような設計体系においては，RC 橋脚の塑性変形

性能の評価をいかに正しく行えるかが重要である．この

ような視点で現在までの研究を振り返ってみると，建築

物の柱に比較するとはるかに大断面である橋脚の宿命か

ら，実大規模の震動実験による検討は実施されていない

点が橋梁の耐震性評価における弱点として指摘されてき

ている．

もちろん，このような弱点を克服するために，現在ま

でにもいろいろな試みが行われてきている．たとえば，

幸左らは断面 1 m × 1.167 m，高さ 4.3 m で 2 段配筋され

た RC 橋脚とその 1/3 模型を用いた繰返し載荷実験から，

大型橋脚では小型模型に比較して変形性能が約 10 % 低下

すること，フーチング内軸方向鉄筋の伸びだしによって

橋脚上端に生じる変位は全変位の約 25 % になることを指

摘している 8）．星隈，運上，長屋は 2.4 m × 2.4 m の正方

形断面を有する高さ 9.6 m の模型橋脚とこの 1/4 縮小模型

に対する繰返し載荷実験から，終局時の履歴吸収エネル

ギー，軸方向鉄筋の座屈に対する帯鉄筋の抵抗力，塑性

曲率の生じる範囲は，いずれも実大模型の方が縮小模型

よりも小さいことを指摘している 9）．Stone and Cheok は

高さ 9.14 m，直径 1.52 m の円形断面を有する RC 模型と

この 1/6 縮小模型に対する繰返し載荷実験から，縮小模型

に骨材の小さいマイクロコンクリートを使用することに

より通常のコンクリートを使用した場合より降伏変位や

終局曲げ耐力に及ぼす寸法効果の影響を小さくできるこ

とを指摘している 10）．

以上のように，現在までにも大断面橋脚に対する耐震

性が研究されてきているが，実大規模の橋脚が断層近傍

地震動を受けた場合の耐震性能に関しては，寸法効果や

3 次元加震，動的載荷の影響等から，依然として不明な点

が残されているとの認識が強い．

Ｅ－ディフェンスは，実大構造物の破壊特性解明を目

的に建設された世界最大最強の震動台であり，上記の問

題解決に優れた特性を有している 11）．

4. C1-5 と入力条件

4.1　加震装置と計測

図 4.1 に C1-5 実験の模型および載荷治具，支持条件を

示す．すでにＥ－ディフェンス実験プログラムについて

は Nakashima et al.12）により，また，加震実験方法や加震

装置は 1964 年道路橋示方書により設計した橋脚に対する

実験（以下，C1-1 実験と呼ぶ） に対して Kawashima et al.13）

が報告した内容とほぼ同じであるため，以下には C1-5 実

験に必要な最小限の記述を示す．

模型は橋軸方向を EW，橋軸直角方向を NS となるよう

にＥ－ディフェンス上にセットされており，以下，E およ

び N を応答変位の正の向きとする．加震には 2 連の単純

桁，4 基のおもり，2 基の端部支持装置，8 基の倒壊防止

装置から構成される治具を用いた．桁は本来の桁ではな

く，おもりを固定し，その慣性力を C1-5 に伝達するため

の治具である．このため，1 基の桁は橋脚上では 1 基の固

定支承により，端部支持装置上では 1 基の可動支承によ

り支持した．これは，桁のねじれ剛性によって橋軸直角

方向の橋脚変位が拘束されることを防止するためである．

しかし，これだけでは橋軸周りの回転に対して不安定と

なるため，固定支承の両側には各 1 個の倒壊防止装置（可

動支承）を配置し，桁の橋軸周りの回転が生じた場合に，

沈下に対して抵抗する構造とした．さらに，端部支持装

置上の可動支承の両側にも各 1 個の倒壊防止装置を配置

し，万一過度な橋軸周りの回転が生じた場合には，これ

を阻止できる構造とした．しかし，可動支承の両側の倒

壊防止装置は桁が橋軸周りに 10 度以上回転した場合に抵

抗するようにセットしたため，以下に示す載荷ではこれ

らが機能することはなかった．

橋脚上の固定支承とその両側の 2 基の倒壊防止装置，

端部支持装置上の可動支承の下には 48 基の 3 次元ロード

セルをセットし，橋軸，橋軸直角，上下方向の支承作用

力を測定した．

図 4.1 C1-5 実験のセットアップ（上部構造重量を増加し

た場合）

Fig. 4.1 Experimental Setup in C1-5 experiment (Mass added 
on the deck).

20m
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1 連の桁上には 2 基のおもりを固定した．おもりは鋼板

を重ねた構造で，後述するように標準実験では 78 t ＋ 45 t
で計 123 t，加震力を増大させるため質量を増加させた実

験では 78 t ＋ 77 t で計 155 t とした．

1 連の桁と 2 基のおもりの質量は 145 t（ただし，おもり

の質量を増加させた場合には 177 t）であり，これに 1 基

の固定支承，その両側にある 2 基の倒壊防止装置，端部

支持装置上の 1 基の可動支承とその両側の倒壊防止装置

の質量を合わせると，153 t となる．したがって，橋軸方

向には 153 t × 2 = 307 t の質量（おもりの質量を増加させ

た場合には 186 t × 2 = 372 t）が橋脚の慣性力に寄与する．

これに対して，橋軸直角方向には端部支持装置も水平力

を支持するため，橋脚の慣性力に寄与する質量は 215 t（お

もりの質量を増加させた場合には 251 t）となる．

後述するように，橋脚上の固定支承とその両側の倒壊

防止装置で測定した慣性力および橋脚躯体の慣性力から

橋脚基部に作用する曲げモーメントを求めることとし

た．このようにして求められる橋脚基部の曲げモーメン

トの精度に関しては，別途，桁およびおもりの加速度に

これらの質量を乗じた慣性力（添付 5 参照）から求められ

る橋脚基部の曲げモーメントと照合することにより確認

している 14）．基部から 80 mm 高さを最下段とし，以下

200 mm 間隔で高さ 1,880 mm までの合計 10 区間におい

て上下方向変位を 4 面（N，S，E，W 面）において計測し，

これから橋脚の回転角を求め，高さ方向の回転角の変化

率から橋脚の曲率を求めた．

端部支持装置上の可動支承の動摩擦係数は加震振動実

験結果から約 0.2 と求められている 15）．

4.2　C1-5 橋脚

C1-5 実験に用いた橋脚（以下，C1-5 と呼ぶ）の寸法と配

筋を図 4.2 に示す．C1-5 は 2002 年道路橋示方書に基づき，

II 種地盤を想定して設計されている 16）．自重によって橋

脚基部に作用する軸圧縮応力は 0.95 MPa である．

タイプ II 地震動を用いた地震時保有耐力法に基づき，

軸方向鉄筋としては径 35 mm の SD345 を 2 段で計 72 本

配置し，帯鉄筋としては径 22 mm の SD345 を外側には

150 mm 間隔で，内側には 300 mm 間隔で，それぞれ長さ

220 mm の 135 度曲がりフックでコアコンクリートに定着

した．なお，外側の帯鉄筋は内側の軸方向鉄筋を囲むよ

うに定着している．かぶりコンクリート厚は 150 mm であ

る．引張試験に基づく軸方向鉄筋の降伏強度，引張強度

および弾性係数はそれぞれ 364 MPa，562 MPa，189 GPa
であり，帯鉄筋の降伏強度，引張強度および弾性係数は

それぞれ 382 MPa，555 MPa，186 GPa である（巻末 DVD-
ROM 参照）．鉄筋の特性に関しては，別途，繰返し載荷

実験が行われている 17）．軸方向鉄筋比は 2.19 % である．

コンクリートには普通ポルトランドセメントを用い，

設計基準強度は 27 MPa とした．スランプは 80 mm で

あり，水セメント比は 57 % である．また，細骨材率は

45.1 %，粗骨材の最大粒径は 20 mm とした．単位量は

水量が 168 kg/m3，セメント量が 295 kg/m3，細骨材量が

819 kg/m3，粗骨材が 991 kg/m3，混和剤が 2.95 kg/m3である．

橋脚の曲げ耐力に直接影響する基部に着目すると，圧縮

試験から求められたコンクリートの平均強度は 32.2 MPa
である（巻末 DVD-ROM 参照）． 
帯鉄筋は外側と内側の 2 層に配置されているが，C1-5

の耐震設計では両者がそれぞれ独立にコアコンクリート

の横拘束に寄与すると仮定し，外側および内側帯鉄筋の

帯鉄筋比 ρsO および ρsI の和として帯鉄筋体積比 ρs を次式

のように求めている．

 （1）

ここで，ρsO = 0.0059，ρsI = 0.0033 であるため，ρs = 0.0092
となる．

また，コンクリートの応力 σc ～ひずみ εc 曲線は次式で

与えられる 16）, 18）．

 （2）

ここで，

ccu

desE
ε

ccε
ccε

= 0.2  （3）

ここに，σcc：横拘束されたコンクリートの強度，

Ec：コンクリートのヤング係数，εcc：コンクリート

が最大圧縮応力 σcc に達する時のひずみ，εcu：横拘束

されたコンクリートの終局ひずみ，Edes：下降勾配，

n = Ecεcc /(Ecεcc–σcc) である．

コンクリートの設計基準強度 σcc = 27 MPa，帯鉄筋の降

伏強度 σsy = 345 MPa，ρs = 0.0092 であるから，横拘束さ

れたコンクリートの強度 σcc およびその時のひずみ εcc は

それぞれ 39.0 Mpa，0.00588 となる．したがって，式（3）
より，タイプ I およびタイプ II 地震動に対する εu はそれ

ぞれ 0.00588，0.00891 となる．

地震時保有耐力法による C1-5 に対する耐震照査結果を

タイプ II 地震動に対する橋軸方向を例に示すと，表 3.1
のようになる．ここでは，総質量を 372 t に増加させた場

合と C1-1 実験に用いた橋脚（以下，C1-1 と呼ぶ）13）に対

する照査結果も比較のために示している．C1-1 は水平震

度 0.23，鉛直震度 +/–0.11 を用いて震度法によって設計し

ており，地震時保有耐力法による照査は実施していない．

このため，C1-1 は地震時保有耐力法による照査は満足し

ないが，C1-5 との比較のために示したものである．
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表 4.1 地震時保有水平耐力法による照査結果

Table 4.1 Evaluation of C1-1 and C1-5 columns based on JRA 2002.

Columns
C1-5

C1-1Standard
Mass

Added
Mass

Deck Mass  M （t） 307 372 302

Capacity

Flexural Strength  Pa  (kN) 2347 2371 1614

Yield Displacement  uy  (m) 0.045 0.045 0.046

Ultimate Displacement  uu  (m) 0.230 0.227 0.099

Design Displacement  ud  (m) 0.168 0.166 0.081

Allowable Ductility Factor   μd 3.77 3.73 1.75

Demand

Design Response Acceleration   SA  (m/s2) 17.16 17.16 17.16

Force Reduction Factor   R 2.56 2.54 1.58

Response Acceleration Demand   SA /R  (m/s2) 6.67 6.77 10.89

Seismic Coeffi cient   khc 0.68 0.69 1.11

Weight  W  (kN) 3451 4093 3407

Force Demand   khcW  (kN) 2347 2824 3782
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表 4.1 に基づき総質量が 307 t の場合を先に示すと，地

震時保有耐力を求めるために，橋脚上端における水平力

～水平変位の関係を求めると図 4.3 のようになる．地震時

保有耐力 Pa は C1-5 では 2,347 kN，C1-1 では 1,614 kN で

あり，C1-5 および C1-1 の降伏変位 uy はそれぞれ 0.045 m，

0.046 m，終局変位 uu はそれぞれ 0.230 m，0.099 m となる．

これより，設計変位 ud を求めると，C1-5，C1-1 に対して，

それぞれ 0.168 m，0.081 m となる．したがって，C1-5 お

よび C1-1 の設計じん性率 μd ≡ ud / uy は，それぞれ 3.77，
1.75 となる．

これに対して，必要とされる地震時保有耐力を評価す

ると，II 種地盤を想定しているため，C1-5，C1-1 ともに

設計加速度応答スペクトル SA は 17.16 m/s2 となる．上述

した設計じん性率から荷重低減係数 R（=1/cs：cs は構造物

特性補正係数）は C1-5 では 2.56，C1-1 では 1.58 となるた

め，応答加速度 SA / R は C1-5，C1-1 に対して，それぞれ

6.67 m/s2，10.89 m/s2，したがって，要求耐力はそれぞれ

2,347 kN，3,782 kN となる．したがって，C1-5 は地震時

保有耐力法の照査を満足するが，C1-1 はこれを満足しな

い．

次に，総質量を 372 t に増加させた場合には，Pa = 2,371 
kN となり，uy = 0.045 m，uu = 0.227 m，ud = 0.166 m と

なる．したがって，μd ≡ ud / uy は 3.73 となる．一方，必

要とされる地震時保有耐力を評価すると，SA は上述した

17.16 m/s2 と変わらないが，R = 2.54 となるため，SA / R = 
6.77 m/s2 となる．したがって，この場合には，C1-5 は地

震時保有耐力法の照査を満足しない．

4.3　入力地震動

1995 年兵庫県南部地震と同程度の地震動を受けたとき，

耐震性を確保できるかを検証することを目的に，この地

震による強震記録の中から構造物に与える影響が最も強

烈な地震動の 1 つである JR 鷹取駅で観測された加速度記

録を入力地震動とすることとした．

ここで，入力地震動強度は地盤と構造物の動的相互作

用を考慮してオリジナル記録を 80 % に縮小した．これは，

震動台上にフーチングを剛結した状態の橋脚の逸散減衰

が極めて小さく 19）．オリジナル強度のまま震動台に入力

すると，フーチングに土被りがあり，逸散減衰がある状

態の応答よりも大きくなり過ぎるためである．なお，本

来，動的相互作用効果を正確に考慮するためには，地盤

や基礎条件を定めて解析しなければならないが，このよ

うにすると，特定の地盤条件と特定の基礎条件に対する

震動実験になり，橋脚としての一般性は失われる．さらに，

このようにして定めた入力地震動はオリジナルの JR 鷹取

駅記録が有している特徴が薄れたものとなる．以上のよ

うな利害得失を考慮した上で，ここでは，加速度振幅だ

けをオリジナル記録の 80 % に下げた地震動を震動台入力

とすることとした 20）．以下，これを実地震レベル 100 %
地震動と呼ぶ．

図 4.4 は実地震レベル 100 % 地震動と，これを震動台

で再現した加速度の比較の一例である．模型質量や加震

加速度がディフェンスの加震能力ぎりぎりの状態である

こと，また，橋梁はトップマス構造で橋脚の破壊に伴っ

て橋梁剛性が短時間に大きく変化することから，現在ま

でに実施されたＥ－ディフェンス震動実験の中でも本実

験では震動台のコントロールが最も困難であった．結果

的には，震動台で再現された加速度は実地震レベル 100 
% 地震動の特徴をよく再現している．なお，Ｅ－ディフェ

ンスによる地震動の再現性については文献 12）に詳しいた

め，これを参考にしていただきたい．

図 4.5 は実地震レベル 100 % 地震動によってＥ－ディ

フェンスに生じた震動がどの程度の強度を有するかを加

速度応答スペクトル（減衰定数 0.01，0.05）によって示した

結果である．ここには C1-5 の耐震設計に用いた設計加速

度応答スペクトル（タイプ II，減衰定数 0.05）も比較のた

めに JRA2002 として示している．JR 鷹取駅記録はもとも

と周期 0.4 ～ 0.5 秒，0.9 秒，1 ～ 1.2 秒で卓越した地震動

である．9 章に後述するように，C1-5 の基本固有周期は

加震を繰返すにつれて 0.4 秒から順次長くなり，おもりの

質量も増加させたことから，最終的には 1 秒程度となる．
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図 4.3 道路橋示方書に基づく水平力～水平変位の履歴

Fig. 4.3 Lateral force vs. lateral displacement hysteresis 
based on JRA 2002.

図 4.4 入力加速度（C1-5（1）-1 加震）

Fig. 4.4 E-JR Takatori ground accelerations 
(C1-5(1)-1 excitation).
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実地震レベル 100 % 加震では，周期 0.5 ～ 0.7 秒で震動台

上の橋脚に生じる加速度応答は設計加速度応答よりも最

大で 40 % 程度小さいが，周期 0.8 ～ 1.1 秒で設計加速度

応答と同程度，1.2 ～ 1.4 秒で設計加速度よりもかなり大

きくなる．ただし，これはあくまでも基本固有周期に相当

する弾性応答に基づく比較であり，実際には橋脚は強非線

形域に入るため，上述した 0.4 ～ 1 秒よりもさらに長周期

の地震動特性が橋の地震応答に影響する．

図 4.5 加速度応答スペクトル（C1-5（1）-1 加震）

Fig. 4.5 Response acceleration spectrum (C1-5(1)-1 excitation).
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表 4.2 C1-5 実験における加震

Table 4.2 Excitations.

Loading 
sequence

Intensity of 
excitation Mass of the deck Remarks

1

100 %
307 t

C1-5(1)-1

2 C1-5(1)-2

3

372 t

C1-5(2)

4
125 %

C1-5(3)-1

5 C1-5(3)-2

4.4　加震ケース

表 4.2 に示すように 5 回の加震を行った．加震を繰り

返したのは，継続時間の長い断層近傍地震動や連発地震，

強い余震の作用下の破壊特性を検討すると同時に，道路

橋示方書に規定されるよりもさらに強い地震動を受けた

場合の耐震性を検討するためである．実地震レベル 100 
% 加震を 2 回実施後，上部構造質量を 307 t から 372 t に
21 % 増加させた状態で実地震レベル 100 % 地震動による

加震を 1 回，さらに，入力強度をＥ－ディフェンスの限

界の実地震レベル 125 % に増加させた加震を 2 回実施し

た．上部構造質量を増加させたのは，実地震レベル 125 %
がＥ－ディフェンスの加震限界であることから，これ以

上に慣性力を増加させる目的で行ったものである．

以下，上部構造質量を 307 t とした状態で行った 2 回の

加震実験を C1-5（1）加震，上部構造質量を 372 t に増加さ

せた状態で実地震レベル 100 % 地震動で加震した実験を

C1-5（2）加震，さらに実地震レベル 125 % 地震動で 2 回加

震した実験を C1-5（3）載荷と呼ぶ．

なお，これ以外に目標入力に近い応答が震動台に生じ

るように加震系のチューニングのため，各加震実験前に

実地震レベル 30 % 地震動による加震を数回実施した．こ

れらの加震による損傷の進展は一般に小さいものであっ

た．この他に，模型の固有周期を評価するため，最大加

速度が約 1 m/sec2 の正弦波 1 波によるパルス加震を 1 回，

ランダム波加震を 3 ～ 6 回実施した．
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5. 損傷と応答の進展

5.1　C1-5（1）加震

写真 5.1 に 2 回の C1-5（1）加震における橋脚基部の損傷

を示す．1 回目 C1-5（1）加震（以下，C1-5（1）-1 加震と呼ぶ）

では最大幅 1 mm の水平曲げひび割れが全周にわたって生

じた．2 回目 C1-5（1）加震（以下，C1-5（1）-2 加震と呼ぶ）

では，基部を中心に曲げひび割れが進展し，W 面～ SW
面では基部から高さ約 200 mm の範囲でかぶりコンクリー

トが剥落した．ただし，帯鉄筋や軸方向鉄筋はまだ露出

していない．これは，1 回目の実地震レベル 100 % 加震で

すでに帯鉄筋が降伏し，軸方向鉄筋が局部座屈した C1-1
とは大きく異なる点である 13）．明らかに，1964 年鋼道路

橋設計示方書によって設計された C1-1 に比較して C1-5
の耐震性は向上している．

図 5.1 および図 5.2 に橋脚上端での水平 2 成分の応答変

位および応答加速度を示す．図 5.1 には水平 2 成分変位の

リサージュも示している．C1-5（1）-1 加震における最大応

答変位は橋軸方向には 82.7 mm，橋軸直角方向には 68.7 
mm，最大応答加速度は橋軸方向には 11.5 m/s2，橋軸直角

方向には 12.8 m/s2 である．水平 2 成分変位のリサージュ

からわかるように，橋脚の水平応答は WSW- ENE 方向に

卓越している．このため，図 5.3 に示すように，応答変位

が最大となる方向を主応答方向と呼び，橋軸方向と主応

答方向とのなす角 θP（以下，主応答角度と呼ぶ）を定義す

ると，θP は C1-5（1）-1 および C1-5（1）-2 加震ではそれぞ

れ 196.0 度および 192.3 度となる．

主応答角度 θP を用いると，橋脚上端での主応答方向の

変位および加速度（以下，それぞれ主応答方向変位 uP （t），
主応答方向加速度 üP （t）と呼ぶ）は橋軸および橋軸直角方

向の応答変位 uLG，uTR および応答加速度 üLG，üTR から

次式により求められる．

 （4）

 （5）

上式に基づいて主応答方向変位および主応答方向加速

度を求めると図 5.4 のようになり，最大応答変位は 83.5 
mm，最大応答加速度は 11.1 m/s2 となる．降伏変位は 45.8 
mm であるから，主応答方向の応答変位応答じん性率は

1.82 になる．

これに対して，C1-5（1）-2 加震による最大主応答方向変

位は 124.5 mm，応答変位応答じん性率 2.72 で，C1-5（1）
-2 加震に比較して約 1.5 倍に増加する．上述したように，

W 面と SW 面間の基部でかぶりコンクリートが剥離した

が，これは主応答方向に相当する．

以上の加震で重要な点は，同程度の強度の加震を繰返

しても，応答変位が約 1.5 倍に増加することである．後述

するように，C1-5（1）-2 加震でも曲げ耐力は C1-5（1）-1 加

震時から低下していないため，これは曲げ耐力の減少に

よるものではない．しかし，後述するように（図 9.1 参照），

橋脚の基本固有周期は C1-5（1）-1 加震では 0.6s ～ 0.68s に，

また，C1-5（1）-2 加震では 0.67s ～ 0.74s に増加しており，

       

(a) First excitation (b) Second excitation 

写真 5.1 C1-5（1）加震後の橋脚基部の損傷

Photo 5.1 Damage of the column after C1-5(1) excitations.
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図 5.1 C1-5（1）加震における橋脚上端での応答変位

Fig. 5.1 Response displacement at the column top during 
C1-5(1) excitations.
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図 5.2 C1-5（1）加震における橋脚上端での応答加速度

Fig. 5.2 Response acceleration at the column top during 
C1-5 (1) excitations.



防災科学技術研究所研究資料　第 369 号　2012 年 10 月

－12－

明らかに橋脚の塑性化は進展している．固有周期の増加

に伴って地震動のより強い周期帯域に移行したことも影

響している可能性がある．いずれにしても，震動台の入

力強度が同じでも，震動の継続により構造系の塑性化の

進展に伴う応答変位の増加が生じ得ることは，継続時間

の長い地震動や余震，連発地震の作用下における損傷の

進展を評価する上で重要である．

図 5.5 は橋脚基部の曲げモーメント Mk ～橋脚上端の水

平変位 uk の履歴である．ここで，k = LG, TR はそれぞれ

橋軸および橋軸直角方向成分を表す．橋脚基部の曲げモー

メント Mk は，次式に示すように，ロードセルにより測定

した橋脚上の支承作用力から P-Δ効果を見込んで求めた

橋脚基部の曲げモーメント MBk に，橋脚の慣性力によっ

て橋脚基部に生じる曲げモーメント MCk を加えた値とし

て評価している．

 （6）

ここで，

 （7）

 （8）

ここに，z : 橋脚基部から上向きに取った座標，FLki および

VLi : それぞれ橋脚上の i 番目ロードセルで計測された k 方

向（橋軸および橋軸直角方向）および上下方向力，hLi : 橋
脚基部から i 番目ロードセルまでの高さ，xki : 橋脚中心を

原点としたときのロードセル中心の k 方向の座標，N：橋

脚上のロードセルの個数（N = 32）， mC，mB: 橋脚躯体およ

び橋脚横梁の単位高さ当たりの質量，üCk : 橋脚基部から 2 
m，4 m 位置で測定した応答加速度を線形補間して求めた

z における橋脚躯体の応答加速度，üBk : 横梁の上端および

下端で測定した応答加速度を線形補間して求めた z にお

ける横梁の応答加速度，hB : 基部から橋脚横梁下端までの

高さ，h : 基部から橋脚上端までの高さである．

図 5.3 主応答方向の定義

Fig. 5.3 Defi nition of principal response direction.

-0.1

0

0.1

C1-5(1)-1
C1-5(1)-2

0 5 10 15 20

D
is

pl
ac

em
en

t (
m

)

Time (sec)

(a) Response displacement 

-15
-10
-5
0
5

10
15

C1-5(1)-1
C1-5(1)-2

0 5 10 15 20A
cc

el
er

at
io

n 
(m

/s
ec

2 )

Time (sec)

(b) Response acceleration 

図 5.4 C1-5（1）加震における橋脚上端での主応答方向

変位および主応答方向加速度

Fig. 5.4 Response displacement and acceleration in principal 
response direction during C1-5(1) excitations.
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図 5.5 C1-5（1）加震における橋脚基部でのモーメント

～橋脚上端での水平変位の履歴

Fig. 5.5 Moment at the column base vs. displacement at the 
column top hysteresis during C1-5(1) excitations.
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図 5.6 C1-1 実験における橋脚基部でのモーメント～

橋脚上端での水平変位の履歴（主応答方向）

Fig. 5.6 Moment at the column base vs. displacement at 
the column top hysteresis in C1-1 experiment 
(principal response direction).
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参考のため，図 5.5 には道路橋示方書によって算出さ

れる橋脚基部の曲げモーメント～橋脚上端の水平変位の

骨格曲線も示している．これによれば，C1-5（1）-1 加震で

は応答変位応答じん性率が 1.82 と小さいため，まだ履歴

ループは大きくないが，C1-5（1）-2 加震になると，剛性が

低下するとともに，履歴ループの面積も増加するのがわ

かる．C1-5（1）-1 加震では，橋軸方向の曲げ耐力は＋側に

は 19.78 kNm，－側には –17.82 kNm であるのに対して，

橋軸直角方向の曲げ耐力は＋側には 16.38 kNm，－側には

–15.10 kNm と小さい．これは応答が全方向に同じではな

く，主応答角度 θP が 196.0 度であるためである．

式（4），式（5）と同様に，いま主応答方向の曲げモー

メント MP を橋軸および橋軸直角方向の曲げモーメント

MLG，MTR から次式のように求めると，

 （9）

MP ～主応答方向変位の履歴は図 5.5（c）の通りとなる．

曲げ耐力は 19.82 MNm であり，実測の鉄筋およびコンク

リート強度を用いて道路橋示方書により求められる曲げ

耐力 Mu ≡ Puh = 19.87 kNm はこれとよく一致する．

なお，図 5.5（c）との比較のため，C1-1 の履歴を主応答

方向に対して示すと図 5.6 の通りである．C1-1 では大き

く塑性域に入るため，C1-5 に比較して履歴ループの面積

もはるかに大きくなる．

図 5.7 は主応答方向の曲率分布を示した結果である．

橋脚の最下段の曲率には，後述するフーチング内の軸方

向鉄筋の伸び出しの影響が入るため，ここでは，これを取

除き，橋脚の塑性変形によって生じる曲率を示している．

ただし，C1-5（3）-1 加震に対してだけは，軸方向鉄筋の伸び

出しの影響が精度良く求められなかったため，この影響を

除去していない．また，ここには後述する C1-5（2）および

C1-5（3）-1 加震の結果も比較のために示している．ただし，

計測精度の制約から，C1-5（3）-2 加震の結果は示していない．

道路橋示方書によって算出される降伏曲率 ϕy は 0.0024/m で

あり，小さな値であることから図 5.7 には示していないが，

C1-5（1）-1 および C1-5（1）-2 加震ともに橋脚基部から少なく

とも 1.78 m 以上の範囲で，ϕy を超す曲率が生じる．最大曲

率は橋脚基部で生じ，C1-5（1）-1 および C1-5（1）-2 加震では

それぞれ 0.0099/m，0.0131/m である．

5.2　C1-5（2）加震

写真 5.2にC1-5（2）加震による基部の損傷の進展を示す．

加震後 6.77 秒になると SW 面基部のかぶりコンクリート

が大きくはらみだして剥離し，8.80 秒になると WSW 面

から SSW 面にかけてさらに広い範囲で基部から 500 mm
以下のかぶりコンクリートが剥落する． 
図 5.8 および図 5.9 は，それぞれ橋脚上端における主応

答方向の応答変位，応答加速度と橋脚基部の曲げモーメ

ント～橋脚上端の水平変位の履歴である．ここで，主応

答角度 θP は 203.1 度である．ここには比較のため，上述

した C1-5（1）-1 加震結果も示している．最大主応答方向変
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Fig. 5.7 Curvature on the principal response direction.
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写真 5.2 C1-5（2）加震における損傷の進展

Photo 5.2 Progress of damage at the column base 
during C1-5(2) excitation.
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Fig. 5.8 Response displacement and acceleration in 
principal response direction during C1-5(2) 
excitation.
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位は 254.0 mm で，応答変位応答じん性率は 5.55 である．

最大主応答方向変位は C1-5（1）-1 加震と比較して 3.04 倍

に増加し，道路橋示方書による終局変位 214.7 mm の 1.18
倍とこれを少し上回るレベルに達している．主応答方向

加速度は 10.4 m/s2 である．また，最大主応答方向曲げ

モーメント MP （t）は 23.14 MNm であり，道路橋示方書に

よる曲げ耐力 20.00 MNm よりも 16 % 大きくなる．なお，

C1-5（2）加震による曲げ耐力は C1-5（1）加震の場合と比較

して 17 % 増加しており，まだ，この段階では曲げ耐力の

低下は生じていない．

図 5.7 に示した曲率分布によれば，C1-5（1）加震に比

較して曲率は大きく増加し，橋脚基部での最大曲率は

0.0678/m となる．

5.3　C1-5（3）加震

写真 5.3 に第 1 回目 C1-5（3）加震（以下，C1-5（3）-1 加震

と呼ぶ）による損傷を示す．ここで，加震前のかぶりコン

クリートの損傷が写真 5.2 に示した C1-5（2）加震終了後の

損傷から少し進展しているが，これは C1-5（3）-1 加震前に

震動台のチューニングのために行った実地震レベル 30 %
加震により，すでに C1-5（2）加震によりダメージを受けて

いた SW 面のかぶりコンクリートが基部から 1.2 m の範囲

で剥落したためである．

写真 5.3 によれば，加震後 7.20 秒には W 面のかぶりコ

ンクリートが，8.80 秒には SW 面のかぶりコンクリート

がそれぞれ大きく剥落した．また，NE 面のかぶりコンク

リートも一部剥離している．最終的には，SW 面では基部

から 1.8 m の高さまで，NE 面では 0.4 m の高さまでかぶ

りコンクリートが剥落した．また，SW 面においては 6 本

の帯鉄筋が，W 面において は 2 本の軸方向鉄筋が露出し

た．しかし，軸方向鉄筋は帯鉄筋に拘束されており，ま

だ視認できる範囲では局部座屈は生じていない．

写真 5.4 に第 2 回目 C1-5（3）加震（以下，C1-5（3）-2 加震

と呼ぶ）による損傷を示す．加震後 7.17 秒になると，橋脚

は SW 方向へ大きく変位し，SW 面でコアコンクリートが

圧壊して破砕し，軸方向鉄筋および帯鉄筋の隙間から破

砕したコアコンクリートがまるで爆発したかのように噴

出した．その後，SW 面から W 面，NW 面，N 面，NE 面

と時計周りに回転するように橋脚が変位するに伴い，圧

縮側や引張側となった面では次々にかぶりやコアコンク

リートが大きく剥落したり，鉄筋カゴから抜け出した．

圧壊してぼろぼろに砕けたコアコンクリートが鉄筋カ

ゴから噴出したことは，従来の小型模型実験では見られ

なかった現象である．前述したように，粗骨材の最大粒

径は 20 mm であるため，コアコンクリートが圧壊すると，
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図 5.9 C1-5（2）加震における橋脚基部でのモーメント

～橋脚上端での水平変位の履歴（主応答方向）

Fig. 5.9 Moment at the column base vs. displacement at the 
column top hysteresis in principal response direction 
during C1-5(2) excitation.

    

  

   

(1) Before excitation (2) 7.20sec

(3) 8.80sec (4) After excitation

写真 5.3 C1-5（3）-1 加震における損傷の進展

Photo 5.3 Progress of damage at the column base during 
C1-5(3)-1 excitation.

   
 

   
(3) 10.51sec (4) After excitation

(1) 4.50sec (2) 7.17sec

写真 5.4 C1-5（3）-2 加震の橋脚基部の損傷の進展

Photo 5.4 Progress of damage at the column base during 
C1-5(3)-2 excitation.
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破砕したコンクリートブロックは 20 ～ 40 mm 程度にまで

小さくなる．外側の帯鉄筋のあきは 128 mm，軸方向鉄筋

のあきは 132 mm であるため，容易に破砕したコアコンク

リートは鉄筋カゴから飛び出して行くことができる．こ

れに対して，仮に幾何学的相似則を 1/5 として C1-5 をモ

デル化し，直径 400 mm の模型を製作したとすると，帯

鉄筋のあきは 26 mm 程度となる．仮に，粗骨材の最大粒

径を 12 mm 程度としても，小型模型では破砕したコアコ

ンクリートは簡単には鉄筋カゴから抜け出して行けない．

このため，小型模型ではコアコンクリート破壊後の橋脚

の塑性変形性能を過大評価することになる．上述した破

砕したコアコンクリートの鉄筋カゴからの噴出は，寸法

効果の存在を示す重要な現象と考えられる．

加震終了後には外側の軸方向鉄筋は全周にわたってす

べて露出し，内側の軸方向鉄筋も主応答方向に相当する

SW 面と W 面では合計 9 本が，NE 面と E 面では計 10 本

が露出した．また，軸方向鉄筋のうち SW 面側では外側

の 11 本と内側の 9 本が，また，NE 面側では外側の 11 本

と内側の 10 本が座屈した．帯鉄筋はいずれも最後まで抵

抗しており，帯鉄筋の破断や定着部のフックの外れは生

じていない．これも C1-1 とは大きく異なる点である 13）．

軸方向鉄筋は，おおむね 2 段目の帯鉄筋（橋脚基部から

200 mm）から 6 段目の帯鉄筋（橋脚基部から 800 mm）間で

座屈した．座屈長は約 600 mm である．

図 5.10 は C1-5（3）-1 および C1-5（3）-2 加震における橋

脚上端の主応答方向変位および主応答方向加速度である．

ここで，主応答角度 θp は，C1-5（3）-1 加震では 206.6 度，

C1-5（3）-2 加震では 211.3 度である．加震を繰返すにつ
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図 5.10 C1-5（3）加震における橋脚上端での応答変位

Fig. 5.10 Response displacement and acceleration in 
principal response direction during C1-5(3) 
excitations.

図 5.11 C1-5（3）加震における橋脚基部でのモーメント

～橋脚上端での水平変位の履歴（主応答方向）

Fig. 5.11 Moment at the column base vs. displacement at 
the column top hysteresis in principal response 
direction during C1-5(3) excitations.
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れて主応答方向が WSW-ENE から SW-NE へと変化する

が，これは橋脚の損傷に伴う振動特性の変化によると考

えられる．最大主応答方向変位は，C1-5（3）-1 では 506.3 
mm，C1-5（3）-2 加震では 619.7 mm であり，それぞれ応

答変位じん性率 11.1，13.5 に相当する．これらは道路橋

示方書による終局変位 214.7 mm のそれぞれ 2.36 倍，2.89
倍となる．最大主応答方向加速度は C1-5（3）-1 加震では

11.4 m/s2，C1-5（3）-2 加震では 12.4 m/s2 である． 
図 5.10 で重要な点は，C1-5（3）-2 加震後には，主応答

方向に133.0 mmの残留変位が生じることである．したがっ

て，橋脚の水平変位を橋脚高さで無次元化した量をドリ

フト比と呼ぶと残留ドリフト比は 1.8 % となり，道路橋示

方書に規定される残留ドリフト比を上回る．

図 5.11 に主応答方向の橋脚基部の曲げモーメント～橋

脚上端での水平変位の履歴を示す．主応答方向曲げモー

メント MP は，C1-5（3）-1 加震では 25.54 MNm となり，

C1-5（2）加震に比較して，さらに 10 % 増加している．こ

れに対して，C1-5（3）-2 加震では，MP は 24.85 MNm で，

C1-5（3）-1 加震と比較して 3 % 低下している．ここではじ

めてC1-5の曲げ耐力が低下し始めたことになる．したがっ

て，C1-5は曲げ耐力の低下を起こさず，少なくともC1-5（3）
-1 加震によって生じた 506.3 mm までの応答に耐えたこと

になる．ドリフト比は 6.8 % であり，これは橋脚に求めら

れる変形性能から見て，決して小さな値ではない．

図 5.7 に示した曲率分布によれば，C1-5（3）-1 加震では

さらに曲率は大きくなり，基部での最大曲率は 0.1215/m
に達する．また，基部だけでなく，基部から 0.58 m およ

び 1.38 m でも終局曲率 0.0263/m を超す曲率が生じる．



防災科学技術研究所研究資料　第 369 号　2012 年 10 月

－16－

6. 軸方向鉄筋ひずみ

図 6.1 に，有効な測定値が得られにくくなった C1-5（3）
-2 加震を除く 4 回の加震による軸方向鉄筋のひずみを示

す．これは橋脚の主応答方向変位が最大となる瞬間にお

けるひずみである．軸方向鉄筋の降伏領域に着目すると，

C1-5（1）-1 加震ではフーチング上面から 150 mm 下方と

1,200 mm 上方間の，長さにして 1,350 mm の区間である．

しかし，加震を繰り返すごとに軸方向鉄筋の降伏領域が

橋脚上方に広がっていく．C1-5（1）-1 および C1-5（1）-2 加

震では圧縮ひずみは小さいが，C1-5（2）加震になると圧縮

ひずみは外側軸方向鉄筋では 10,000 μを超し，この段階

になるとすでにコアコンクリートが大きく圧壊している

ことを示している．

軸方向鉄筋のひずみはフーチング内でも生じており，

これにより橋脚上端に水平変位を生じる．いま，主応答

方向に着目し，フーチング内の軸方向鉄筋ひずみによっ

て橋脚上端に生じる変位を upP とすると，upP は次式とな

る 21）．

 （10）

ここで，

 （11）

 （12）

 （13）

ここに，θpP，θpLG，θpTR：フーチング内の軸方向鉄筋の

変形によって橋脚基部に生じる，それぞれ，主応答方向，

橋軸方向および橋軸直角方向の回転角，θP：主応答角度，h：
橋脚基部から上端までの高さ，Wp：引張側と圧縮側の軸

方向鉄筋間の距離，dpkt，dpkc：フーチング上面における k
方向（k = LG および TR）に位置する，それぞれ引張側と圧

縮側の軸方向鉄筋の抜け出し量，εkt，εkc：ひずみの測定

点間を線形補間して求めた k 方向（（k = LG および TR））に
位置する，引張側と圧縮側の軸方向鉄筋のフーチング内

の高さ z におけるひずみ，z：フーチング上面から上向き

に取った座標，Hp: フーチング内で軸方向鉄筋ひずみがほ

ぼ 0 となる深さであり，ここではフーチング底面の軸方

向鉄筋の定着位置を考えて，Hp = 1.518 m とする．

以上のようにして，式（10）により主応答方向の軸方向

鉄筋の抜け出しによる橋脚上端での変位 upP を C1-5（1）-1
および C1-5（2）加震を例に示すと，図 6.2 のようになる．

これは外側の軸方向鉄筋ひずみから求めた結果である．

ここには，比較のため，橋脚上端での主応答方向変位 uP
も示している．upP の最大値は C1-5（1）-1 加震では 19.9 
mm，C1-5（2）加震では 22.8 mm であるのに対して，uP の

最大値は C1-5（1）-1 加震では 83.5 mm，C1-5（2）加震では

124.6 mm である．いま，upP が uP に占める割合 rpP を次

式のように定義すると，

 （14）

rpP は表 6.1 のようになる．ひずみゲージの損傷のため，

C1-5（3）加震になると軸方向ひずみが測定できなくなって

くるため，表 6.1 には C1-5（3）加震の結果は示していない．

表 6.1 によれば，upP は加震を重ねるにつれて増加するが，

それ以上に応答変位 uP の増加が著しいため，rpP は C1-5
（1）-1 加震では 0.24 であるが，それ以降減少する．これは，

加震を繰り返しても橋脚の曲げ保有耐力に相当するモー

メントを生じさせる軸力以上の軸力がフーチング内の軸

方向鉄筋には作用しないためである．従来の研究では rpP
は 0.5 程度を最大に研究者ごとにばらついている 8），9）が，

図 6.1 応答変位が最大となるときの軸方向鉄筋ひずみ

Fig. 6.1 Strain of longitudinal bars when column displacement 
reached its peak value.
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(1) C1-5(1)-1 excitation (6.745 sec) 
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   (2) C1-5(1)-2 excitation (6.82 sec) 
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  (3) C1-5(2) excitation (6.935 sec) 
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  (4) C1-5(3)-1 excitation (7.085 sec) 
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際の帯鉄筋ひずみ εh は周方向に一様ではなく，ローカル

に大きく変化する．さらに，一般に内側帯鉄筋よりも外

側帯鉄筋の方が大きなひずみを生じる．このことは，帯

鉄筋を多段配置した場合には，式（1）に仮定したように全

ての帯鉄筋が均等に横拘束に寄与する訳ではないことを

意味しており，今後，多段配筋した場合の横拘束効果を

検討する必要がある．

C1-5（3）-1 加震になると，外側帯鉄筋ひずみは SW 方向

で 10,000 μを超す．内側帯鉄筋ひずみは外側帯鉄筋ひず

みよりも小さく，2,000 μとようやく降伏した程度である．

ほぼ同じ位置にある軸方向鉄筋と帯鉄筋のひずみがどの

ような関係にあるかを示した一例が図 7.3 である．これは

SW 面における基部から 350 mm 高さの帯鉄筋ひずみ εh
と基部から 300 mm 高さの軸方向鉄筋ひずみ εl の関係で

ある．C1-5（1）-1 および C1-5（1）-2 加震では軸方向鉄筋に

はほとんど圧縮ひずみは生じておらず，まだコアコンク

リートが健全であることを示している．内側帯鉄筋では

加震とともにひずみが微増する（ただし，まだ降伏してい

ない）のに対して，外側帯鉄筋にはほとんどひずみは生じ

ない．

図 6.2 フーチング内軸方向鉄筋の抜け出しによって橋脚

上端に生じる主応答方向変位（主応答方向）

Fig. 6.2 Lateral displacement at the column top due to bond-slip 
in the footing in principal response direction.

表 6.1 upP が uP に占める割合 rpP
Table 6.1 Ratio of bond-slip displacement upP in column 

displacement uP.

Loading 
sequence

upP
(mm)

uP
(mm)

rpP

C1-5(1)-1 19.9 83.5 0.24

C1-5(1)-2 22.8 124.6 0.18

C1-5(2) 31.6 254.9 0.12
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この原因は模型寸法や鉄筋径，鉄筋間隔の他に，どの程

度の載荷段階を考えているかが異なるためと考えられる．

いずれにしても，今回，ほぼ実物大実験から rpP の特性が

明らかにされたため，今後，この値が参考になると考え

られる．

7. 帯鉄筋ひずみ

帯鉄筋がコンクリートの横拘束および軸方向鉄筋の局

部座屈の低減にどのように寄与しているかを検討するた

め，帯鉄筋ひずみ εh を詳細に検討する．まず，図 7.1 は，

主応答方向変位が最大になる瞬間の基部から 350 mm 高さ

での帯鉄筋ひずみ εh である．C1-5（1）加震では 1 回目，2
回目加震のいずれの場合にも外側および内側帯鉄筋に生

じる εh はともに 1,000 μ以下であり，帯鉄筋はまだ降伏

していない．C1-5（2）加震になると，主応答方向の SW 面

や W 面に位置する外側帯鉄筋に最大 2,850 μのひずみが

生じ，はじめて帯鉄筋は降伏する．ただし，この段階で

は内側帯鉄筋はまだ降伏していない．一般に，コンクリー

トの横拘束モデルでは，図 7.2 に示すように帯鉄筋には一

様なフープテンションが生じると仮定される 16）, 22）が，実

図 7.1 応答変位が最大となるときの基部から 350 mm の帯

鉄筋ひずみ（μ）
Fig. 7.1 Tie strains at 350 mm from the column base when lateral 

displacement at the column top reached its peak value.

図 7.2 帯鉄筋によるコアコンクリートの横拘束モデル

Fig. 7.2 Lateral confi nement model by ties.
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しかし，C1-5（2）加震になると，軸方向鉄筋には 14,000 
μの圧縮ひずみが生じ，この瞬間に帯鉄筋には 2,800 μの
引張ひずみが生じる．これは圧縮力を受けて局部座屈し

ようとする軸方向鉄筋を帯鉄筋が拘束したことを表して

いる．さらに C1-5（3）-1 加震になると，外側軸方向鉄筋

には約 20,000 μ，内側軸方向鉄筋には最大約 12,000 μの

圧縮ひずみが生じた瞬間に，外側帯鉄筋には 13,000 μ，内

側帯鉄筋には 13,000 μ以上のひずみが生じる．

以上の関係を軸方向鉄筋ひずみ εl ～帯鉄筋ひずみ εh の

履歴として示した結果が図 7.4 である．ここでは図 7.3 に

示した C1-5（1）-1 加震から C1-5（3）-1 加震に至る計 4 回の

加震による履歴を示している．上述したように，C1-5（3）
-1 加震に入り外側，内側ともに軸方向鉄筋に 10,000 μを

超える圧縮ひずみが生じたあたりから急速に帯鉄筋ひず

み εh が大きくなっており，局部座屈しようとする軸方向

鉄筋を帯鉄筋が拘束していることを表している．

次に，コンクリートの横拘束効果と帯鉄筋ひずみの関

係であるが，コンクリートの横拘束効果は，一般にコン

クリート柱の一軸圧縮実験による軸応力 σc ～軸ひずみ εc
関係から評価されている．例えば，図 7.5（a）は Sakai and 
Kawashima が構成則の開発に用いた一軸圧縮実験の一例

であり，コンクリート強度 29.8 MPa，帯鉄筋体積比 ρs= 
1.14 % の場合の結果である 23）．εc の増加とともに帯鉄筋

ひずみ εh も増加し，εh が降伏ひずみ εhy ＝ 1,855 μに達

してこれ以上フープテンションが増加しなくなると，σc
は最大軸応力 σcc に達する．これから εc ～ εh の関係を

求めると，図 7.5（b）のようになる．帯鉄筋が降伏ひずみ

εhy に達する時のコンクリートひずみを ε~c と定義すると，

ε~c= 4,300 μとなる．

一方，C1-5 においてはコアコンクリートの応力 σc，ひ

ずみ εc が測定されていないため，図 7.5 に示したような

σc ～ εc 関係が実際に生じているかを直接知ることはでき

ない．このため，ここではコアコンクリートの軸ひずみ
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図 7.3 SW 面における軸方向鉄筋および帯鉄筋のひずみ

Fig. 7.3 Strains of a longitudinal bar and a tie at SW.
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図 7.4 SW 面における基部から 350 mm の帯鉄筋ひずみ

と基部から 300 mm の軸方向鉄筋ひずみの履歴

Fig. 7.4 Strain of a tie at 350 mm from the base vs. strain of a 
longitudinal bar at 300 mm from the base hysteresis.
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図 7.5 コンクリートシリンダーに対する一軸圧縮実験から得

られるコンクリートの軸ひずみと帯鉄筋ひずみの履歴

Fig. 7.5 Axial strain vs. tie strain hysteresis in uniaxial 
compression loading experiment of a concrete cylinder.



E-Defense を用いた実大 RC 橋脚（C1-5 橋脚）震動破壊実験研究報告書－右近ほか

－19－

εc と帯鉄筋ひずみ εh の関係を検討する．いま，平面保持

の仮定が成立するとすれば，最外縁でのコアコンクリー

トの軸ひずみ εc は橋脚中心での軸方向ひずみ ε0 と橋脚の

曲率 φから，次式で求められる．

 （15）

ここで，We は橋脚中心から圧縮側最外縁コアコンクリー

トまでの距離，φは図 5.7 に示した曲率，ε0 は橋脚中心で

の軸方向ひずみである．ε0 は曲率測定用鋼棒間の変位測

定値から求められる．

図 7.6 はこのようにして C1-5（1）-1 加震～ C1-5（3）-1 加

震までの 4 回の加震に対して求めた主応答方向 SW 面に

おける最外縁コアコンクリートの軸ひずみ εc ～帯鉄筋ひ

ずみ εh の関係である．コアコンクリートの軸方向ひずみ

は橋脚基部から 280 mm および 480 mm 高さでの曲率測定

用鋼棒の変位から求めたため，この間での平均ひずみで

ある．帯鉄筋ひずみとしては橋脚基部から 350 mm 高さで

の値を用いている．図 7.6 によれば，図 7.4 のように滑ら

かな関係ではなくばらつきが大きいが，帯鉄筋の降伏ひ

ずみ εh は 2,054 μであることから，帯鉄筋は C1-5（2）加震

で降伏し，この時の ε~c を求めると 7,000 ～ 9,000 μとなる．

上述したように，一軸圧縮実験に用いられた供試体の

帯鉄筋は C1-5 に用いられた帯鉄筋よりも降伏ひずみが約

10 % 小さいという違いはあるが，一軸圧縮実験における

ε~c は 4,300 μであるのに対して，C1-5 における ε~c（7,000
～ 9,000 μ）よりも 40 ～ 50 % 小さい．このことは，C1-5
では一軸圧縮実験よりも帯鉄筋による横拘束効果が小さ

いことを示している．ただし，上述したように，C1-5（2）
加震では，軸方向鉄筋の座屈により帯鉄筋が大きく変形

しており，帯鉄筋ひずみに及ぼす軸方向鉄筋の座屈の影

響と横拘束効果の影響を現状では区別できていない．こ

のような点も考慮し，今後，さらに橋脚の横拘束効果に

ついて検討していく必要がある．

以上のように，帯鉄筋はコアコンクリートの損傷が激

しくなってから機能し始め，ダイラタンシーによるコア

コンクリートの変形を拘束すると同時に，軸方向鉄筋の

局部座屈を拘束する働きを果たしている．ただし，損傷

したコアコンクリートのダイラタンシーによる変形を拘

束するためには，縦方向，横方向にもっと密に，かつ，

同程度の間隔で帯鉄筋を配置する必要がある．C1-5 では，

外側帯鉄筋は上下方向には 150 mm 間隔で配置されていて

も帯鉄筋の中心間距離は 1,757 mm と大きく，コアコンク

リートに対する横拘束効果が十分発揮されていない可能

性がある．

8. 破壊面の損傷状況

上述したように 5 回の加震により C1-5 は基部から 500 
mm 上方において完全に曲げ破壊した．この高さで軸方向

鉄筋を切断し，これより上部の橋脚躯体を撤去して，破

壊面を詳しく観察した．

写真 8.1 は破壊面の様子を示したものである．破壊面は

比較的滑らかであるが，わずかに破壊面の下面は下側に

凹，上面は下側に凸となっている．主応答方向に相当す

る SW 面側では，橋脚外周面から 550 mm 程度，すなわち，

最外縁鉄筋位置から 400 mm 程度内側に入った領域まで

コアコンクリートが圧壊している．コアコンクリートは

破壊面から約 200 mm の深さまで破砕している．図 8.1 は

SW ～ NE 方向の破壊面を示したものである．

図 8.2 は C1-5（1）-1 ～ C1-5（3）-1 の 4 回の加振に対して

主応答方向の応答変位が最大となった時刻における中立

軸の位置を，橋脚基部から 480 ～ 680 mm 間の曲率測定用

の変位計による計測値に基づき，平面保持の法則を仮定

して求めた結果である．橋脚外周面から中立軸までの距

離を示しており，546 ～ 685 mm の範囲である．上述した

ように，SW 面では橋脚外周面から 550 mm の位置までコ

図 7.6 コンクリートの軸ひずみ～帯鉄筋ひずみの履歴

Fig. 7.6 Concrete axial strain vs. tie strain hysteresis.

写真 8.1 破壊面

Photo 8.1 Failure surface after excitations.

図 8.1 破壊面

Fig. 8.1 Cross section of failure surface after excitations.
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アコンクリートが破砕したが，これはおおむね中立軸ま

での距離に相当している．

写真 8.2 は SW 面における外側帯鉄筋の定着部を示し

たものである．帯鉄筋は 135 度曲がりフックで外側およ

び内側の軸方向鉄筋を取り巻いてコアコンクリートに定

着されているが，抜け出した痕跡は見られない．定着部

ではコアコンクリートの損傷が他の部分よりも著しいが，

これは定着部に強い引き抜き力が作用し，帯鉄筋がこれ

によく耐えたことを示している．

9. 加震に伴う固有周期および減衰定数の変化

5 回の加震前後に実施されたパルス加震から求めた

C1-5 の固有周期の変化を図 9.1 に示す．C1-5 の固有周期

は加震前には橋軸方向に 0.41 秒，橋軸直角方向に 0.49 秒

であったが，損傷の進展とともに長くなる．上部構造質

量を増加させた C1-5（2）加震以降に着目すると，C1-5（2）
加震に比較して C1-5（3）-2 加震後には，固有周期は橋軸方

向には 0.79 秒から 0.92 秒，橋軸直角方向には 0.87 秒から

0.97 秒にそれぞれ長くなり，C1-5（2）加震前と比較して，

固有周期は橋軸方向には 1.2 倍，橋軸直角方向には 1.1 倍

に伸びた．

図 5.5，図 5.9，図 5.11 に示した履歴曲線から主応答方

向に着目して各加震時の最大応答を含む 1 サイクルの等

価減衰定数 heqm および各加震毎の累積吸収エネルギー

WD を，次式により求めた．

 （16）

 （17）

ここで，ΔWDi，WD : それぞれ主応答方向の第 i 回目の

履歴ループの面積および弾性ひずみエネルギー，m : 主応

答方向変位が最大となる履歴ループのサイクル数（i = m），

WD : 各加震毎の累積吸収エネルギーである．これより求

めた C1-5 の heqm ～最大応答変位および WD ～最大応答変

位の関係を示すと，図 9.2 のようになる．加震を繰り返し

応答変位が増加するにつれて，heqm，WD ともに増加し続

けており，エネルギー吸収性能という視点からは，5 回の

加震中，C1-5 は安定している．最後の C1-5（3）-2 加震で

は heqm は 0.3 以上となる．

図 8.2 主応答方向の応答変位が最大となる時刻に

おける中立軸までの距離

Fig. 8.2 Neutral axis when the column displacement 
reached its peak value.

写真 8.2 帯鉄筋の定着部（SW 面）

Photo 8.2 Bent hook of the ties after excitations (SW）.
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Fig. 9.1 Variation of natural periods.

図 9.2 加震実験から求めた等価減衰定数 heqm および

累積吸収エネルギー WD
Fig. 9.2 Equivalent damping ratio and hysteretic energy.
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10. 解析シミュレーション

10.1　解析モデル

現在の最先端の研究上の知見に基づき，C1-5 実験結果

をファイバー要素解析による骨組モデルを用いた地震応

答解析により再現を試みた．解析モデルは図 10.1 に示す

ように，支承，桁，上部ブロックおよび端部支持装置を

含む全体系モデルであり，載荷治具も含めてできるだけ

正確に C1-5 実験を再現した．635 節点，1,226 要素の骨組

みモデルである．

橋脚部は，すべてファイバー要素でモデル化した．ファ

イバー要素ではコンクリート断面を 362 個に分割し，ファ

イバー要素長は 1.0 m（= 0.5D）とした．ファイバー要素解

析では，コンクリートおよび鉄筋の非線形特性を正しく

与える必要がある．コンクリートの応力～ひずみ構成則

として，包絡線には式（3）に示した Hoshikuma らによるモ

デル 18）を，除荷，再載荷履歴には Sakai and Kawashima の

履歴モデル 23）を用いた．軸方向鉄筋の応力～ひずみ構成

則としては，堺，川島が小振幅で除荷・再載荷を行って

も応力を過大評価しないように修正した Bauschinger 効果

を考慮した Menegotto-Pinto モデルを用いた 24）, 25）．

なお，本解析では軸方向鉄筋の座屈，破断等を考慮し

ていないため，本解析の適用範囲は C1-5（3）加震において，

軸方向鉄筋が局部座屈し始める前までである．また，6 章

に示した通り，基部ではフーチング内の軸方向鉄筋の抜

け出しによる回転が生じるが，解析ではこの影響を考慮

していない．このため，橋脚上端での応答変位から式（10）
による upP (t) を差し引いた応答変位と解析結果との比較

を以下に示す．

固定支承は支承に生じる変位が十分小さくなるように

水平 2 成分および上下方向を剛性が十分大きい 3 個の線

形ばねでモデル化した．端部支持装置上の可動支承では，

橋軸方向のすべりを完全剛塑性型ばねによってモデル化

し，動摩擦係数は 0.2 と仮定した 15）．橋脚上の転倒防止

装置もすべり摩擦力を完全剛塑性型ばねによってモデル

化すると同時に，橋軸周りの桁の回転に伴う下沓からの

上沓の浮き上がりと再接触に伴う衝突の影響を衝突ばね

によってモデル化した．固定支承，可動支承，転倒防止

装置のいずれも 3 軸周りの回転は拘束しないと仮定した．

解析には，振動台上で計測した加速度を入力として用

いた．各加震前には実地震 30 % レベルの予備加震を複数

回実施したが，ここではこの影響は無視している．

震動台上に固定された橋脚模型では逸散減衰が小さい

ため，粘性減衰は 0.001 と仮定した．粘性減衰は Reyleigh
減衰によって与えることとし，2 Hz と 25 Hz において減

衰定数が 0.001 となるようにパラメータを定めた．解析に

おいては，この他に橋脚の履歴減衰と可動支承および転

倒防止装置における摩擦が減衰を与える．

以上の解析モデルで重要な点は，経験的に定めた減衰

定数を除き，入力データは全て模型特性から定めた値で

あり，解析結果と一致するように調整した値ではないと

いう点である．

解析では，実験と同様に，ある加震によって生じた応

答値を次の加震の初期値として与え，5 回の加震全体を通

した地震応答を求めた．

10.2　解析結果

図 10.2 に C1-5（1）-1 加震における主応答方向変位に対

する解析結果と実験値 uP (t) – upP (t) との比較および加速

度応答の比較を，また，図 10.3 に主応答方向に対する橋

脚基部の曲げモーメント～橋脚上端の水平変位の履歴を

示す．詳細に見ると，ピーク応答付近の変位を 24 % 程度

過大に評価しているが，これを除くと，全体として解析

結果はよく実験結果を表している．

図 10.4 は基部から 500 mm 高さにおける主応答方向の

SW 面および NE 面の軸方向鉄筋ひずみを実験値と比較し

た結果である．すでに実験値は 10,000 μを超す大ひずみ

になっているが，主要動に達するまでは解析値は実験値

とよく一致している．しかし，主要動以降になると，解

析値は実験値よりも小さく，また，実験に生じる残留ひ

図 10.1 解析モデル

Fig. 10.1 Analytical model.

図 10.2 C1-5（1）-1 加震における橋脚上端での主応答方

向変位および主応答方向加速度

Fig. 10.2 Response displacement and acceleration in principal 
response direction during C1-5(1）-1 excitation.
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ずみをうまく再現できていない．この理由としては，実

測ひずみは 10,000 μを超えており，コンクリートひずみ

の発生に伴う損傷の局所化などによると考えられる．

図 10.5，図 10.6 および図 10.7 は橋脚基部の SW 面およ

び NE 面の最外縁位置におけるコアコンクリート，かぶり

コンクリートおよび軸方向鉄筋の応力～ひずみ履歴の解

析結果である．点 a が C1-5（1）-1 加震におけるピーク応答

で，これ以外に後述する C1-5（1）-2 加震（点 b），C1-5（2）
加震（点 c），C1-5（3）-2 加震（点 e）のピーク応答も示して

いる．これによれば，C1-5（1）-1 加震の段階では，SW 面

においてはかぶりコンクリートはすでに εcc を超えている

が，コアコンクリートのひずみは 1,800 μで，まだ εcc に

達していない．

図 10.8，図 10.9 に C1-5（2）加震に対する解析結果を示す．

上述した C1-5（1）加震に比較して解析精度は低下し，解析

による主応答方向の最大応答変位は 81.1 mm と，実験値

254.9 mmより 68 ％小さい．このため，橋脚基部の曲げモー

メント～橋脚上端の水平変位の履歴の一致度も低くなっ

ている．図 10.10 は基部から 500 mm 高さにおける SW 面

および NE 面の軸方向鉄筋ひずみを実験値と比較したも

のである．図 10.4 に示した C1-5（1）-1 加震による残留ひ

ずみが蓄積される結果，実験値に対する解析値の精度は

さらに低下する．特に，実験では 7 秒付近で 10,000 μを

超える圧縮ひずみが生じ，コアコンクリートがすでに圧

壊していることを示している．これに対して，解析では

図 10.5，図 10.6 の点 b に示すように SW 面のかぶりコン

クリートのひずみはまだ C1-5（1）-1 加震とほとんど変わっ

ておらず，コアコンクリートのひずみもまだ 2,200 μと

εcc に達しない．このため，解析では軸方向鉄筋にはほと

んど圧縮ひずみが生じない．全体として，コアコンクリー

トのひずみが過小評価されていることが実験値との一致

度を低下させている．
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図 10.3 C1-5（1）-1 加震における橋脚基部での

モーメント～橋脚上端での水平変位の

履歴（主応答方向）

Fig. 10.3 Moment at the column base vs. 
displacement at the column top hysteresis 
in principal response direction during C1-
5(1)-1 excitation.

図 10.4 C1-5（1）-1 加震における基部から 500 mm
高さの軸方向鉄筋ひずみ

Fig. 10.4 Strain of longitudinal bars at 500 mm from the 
column base C1-5(1）-1 excitation.

図 10.5 最外縁位置におけるかぶりコンクリートの応力

～ひずみ履歴

Fig. 10.5 Stress vs. strain hysteresis of covering concrete.

図 10.6 軸方向鉄筋最外縁位置におけるコアコンクリート

の応力～ひずみ履歴

Fig. 10.6 Stress vs. strain hysteresis of core concrete.

図 10.7 軸方向鉄筋の応力～ひずみ履歴

Fig. 10.7 Stress vs. strain hysteresis of longitudinal bars.
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以上から見ると，本研究に用いた解析法では，まだ塑

性化の度合いが小さい段階ではかなりの精度で加震実験

結果を再現できるが，変位応答じん性率で 5.6 に達する

C1-5（2）加震になると，解析精度はまだ不十分であるとい

える．今後，性能設計の普及とともに，より終局状態に

至る橋梁の応答予測が重要となるが，この目的のために

は，非線形履歴が非常に大きい状態での解析精度を向上

させていくことが求められる．

図 10.8 C1-5（2）加震における橋脚上端での主応答方向

変位および主応答方向加速度

Fig. 10.8 Response displacement and acceleration in principal 
response direction during C1-5(2） excitation.

図 10.9 C1-5（2）加震における橋脚基部でのモーメント～

橋脚上端での水平変位の履歴（主応答方向）

Fig. 10.9 Moment at the column base vs. displacement at the 
column top hysteresis in principal response direction 
during C1-5(2) excitation.

図 10.10 C1-5（2）加震における基部から 500 mm の

軸方向鉄筋ひずみ

Fig. 10.10 Strain of longitudinal bars at 500 mm from 
the column base C1-5(2） excitation.
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11.   結論

2002 年道路橋示方書によって設計された実大 RC 橋脚

模型に対するＥ－ディフェンス加震実験及び非線形動的

解析に基づいて，橋脚の曲げ破壊特性を検討した．大型

模型を用いた加震実験が実施できたことから，従来のよ

うに寸法効果や実験データの信頼性という制約から解放

され，大地震下の RC 橋脚の耐震性に関して，今後のベン

チマーク実験となり得る信頼性のある実験データを得る

ことができた．本検討により得られた結論をまとめると

以下の通りである．

1） 現在の耐震基準で設計された RC 橋脚に実地震レベル

100 % JR 鷹取駅記録を作用させると，橋脚には主応

答方向に変位応答じん性率 1.81 に相当する応答が生

じ，最大幅 1 mm の曲げひび割れが発生する．

2） 上記 1）の橋脚に再度同一地震動を作用させると，変

位応答じん性率は 2.71 に増加し，基部のかぶりコン

クリートが剥落する．曲げ耐力の低下はほとんど無

いが，同レベルの地震力で繰返し加震すると損傷は

進展し，応答が大きくなり得ることが重要である．

JR 鷹取駅記録は継続時間が短いため，継続時間の長

い断層近傍地震や連発地震，強い余震の作用下では，

損傷の進展に注意する必要がある．

3） 上部構造重量を 21 % 増加させ，上記 1）と同一地震動

で加震すると，主応答方向の変位応答じん性率は 5.35
になり，道路橋示方書に基づいて求められる終局変

位の 1.18 倍に相当する応答が生じる．繰返し載荷実

験から，従来，終局変位に達すると，塑性ヒンジ部

でかぶりコンクリートの剥離が生じ，曲げ耐力も低

下し始めると考えられてきたが，C1-5 では基部のか

ぶりコンクリートは剥落したが，まだ曲げ耐力は低

下し始めない．

4） 上部構造重量を増加させた状態で入力地震動を上記

1）より 25 % 増加させた加震を 2 回行うと，最初の加

震でかぶりコンクリートの剥落が進展し，軸方向鉄

筋 2 本と帯鉄筋 6 本が露出した．2 回目の加震では，

コアコンクリートが圧壊して破砕し，鉄筋カゴから

破砕したコアコンクリートがまるで爆発したかのよ

うに逸散し，終局状態に至った．曲げ耐力が低下し

始めると同時に，著しい残留変位が生じた．

5） 上記 4）の破壊は塑性ヒンジ長の約 1/2 高さに相当す

る基部から 500 mm の位置で生じた．主応答方向に相

当する SW 面側では大きな圧縮を受けた結果，最外

縁鉄筋位置から約 400 mm 内側までのコアコンクリー

トが破壊面から 200 mm の深さまで破砕した．このよ

うな現象は従来の幾何学的相似則に基づいて製作し

た小型模型実験には見られなかった現象であり，圧

壊後のコンクリート片と鉄筋カゴの大きさに基づく

スケール効果と考えられる．

6） 上記 4）の載荷に至るまで，帯鉄筋を定着するコアコ

ンクリートは損傷を受けはしたが，帯鉄筋は定着部

から抜け出すには至らなかった．このことは，コア

コンクリートが大きく破壊する段階まで，帯鉄筋の

定着部がよく機能したことを示している．

7） 主応答方向に相当する SW 面における軸方向鉄筋とそ

の直近に位置する帯鉄筋ひずみを検討すると，C1-5
（3）加震になるとコアコンクリートの圧壊に伴い，軸

方向鉄筋に 20,000 μに達する大きな圧縮ひずみが生

じ，コアコンクリートの横拘束と軸方向鉄筋の座屈

防止のため，帯鉄筋には 10,000 μを超えるひずみが

生じる．帯鉄筋と軸方向鉄筋のひずみ間には相互作

用があることが明らかとなった．

8） 一般に，外側の帯鉄筋には内側の帯鉄筋よりも大き

なひずみが生じる．このことは，帯鉄筋を多段配置

する場合には，式（1）のようにこれらが均等に横拘束

に寄与するわけではないことを示している．多段配

筋した場合の横拘束のメカニズムと帯鉄筋比の評価

方法を検討する必要がある．

9） フーチング内の軸方向鉄筋の伸び出しにより橋脚上

端に生じる変位と橋脚の応答変位の最大値の比を rpP
と定義すると，rpP は 0.24 ～ 0.12 となる．橋脚の塑

性化が進行し，曲げ耐力が増加しなくなったり低下

し始めると，rpP はこれ以上の値とはならず，加震を

重ねるにつれて減少する．

10） 道路橋示方書によって求められる曲げ耐力は実験か

ら求められた曲げ耐力とよく一致する．しかし，道

路橋示方書による変形性能は実際の橋脚の変形性能

を安全側に評価しすぎている．

11） 現状で考えられる最先端の研究上の知見に基づいて

実施した非線形動的解析は，C1-5（1）加震に対しては

よく実験値を再現するが，変位応答じん性率で 5.55
に達する C1-5（2）加震になると，解析精度は低下する．
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要　旨

現在の技術基準で耐震設計した高さ 7.5 m，直径 2 m の大型 RC 橋脚に対する加震実験をＥ－ディフェンスを用い

て実施すると同時に，動的解析により橋脚の耐震性を検討した．この結果，1） 本橋脚は 1995 年兵庫県南部地震に

よる断層近傍地震動に対して曲げ損傷程度の被害で耐えること，2） 載荷繰り返しによる損傷の進展は大きく，さら

に継続時間の長い断層近傍地震動に対する耐震性には検討の余地があること，3） コアコンクリートが圧壊して破砕

し，軸方向鉄筋及び帯鉄筋の隙間から破砕したコンクリートがまるで爆発のように飛び出し，従来の小型模型を用

いた実験とは異なった破壊特性となること，4） 動的解析は塑性応答が小さい段階ではかなりの精度を持つが，塑性

応答が著しくなると，まだ精度不十分であることを明らかにした．

キーワード：橋梁，耐震設計，E-Defense，鉄筋コンクリート橋脚，震動台実験，非線形解析
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＜添付 1 ＞　橋梁耐震実験研究分科会委員
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注）委員名簿は、平成 21 年 3 月 31 日時点
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〃 西　弘明 （独）土木研究所寒地土木研究所　総括主任研究員（H18.11.30 ～）

〃 西岡　勉 阪神高速道路（株）技術部技術開発グループ　アシスタントマネージャ（H18.12.23～）

〃 堀　　宗朗 東京大学地震研究所　教授（H19.4.1 ～）

〃 前川　宏一 東京大学大学院工学系研究科社会基盤工学専攻　教授（H19.4.1 ～）

〃 矢部　正明 （株）長大構造事業本部耐震技術部　部長
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委員・事務局 梶原　浩一 （独）防災科学技術研究所兵庫耐震工学研究センター　プロジェクトリーダー・

主任研究員

〃 右近　大道 （独）防災科学技術研究所兵庫耐震工学研究センター　招聘研究員

〃 山田　眞吾 （独）防災科学技術研究所兵庫耐震工学研究センター　技術員（H20.6.1 ～）

オブザーバー 中浦　孝 （株）長大構造事業本部東日本事業部構造計画 1 部　専門技師
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注）委員名簿は、平成 21 年 3 月 31 日時点
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＜添付 4 ＞研究資料内写真図カラー版

写真 2.1 C1-5 実験

Photo 2.1 C1 Component experiments （Single column）.
図 2.1 橋梁システム実験

Fig.2.1 C2 System experiments (Progressive collapse).
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図 4.4 入力加速度（C1-5（1）-1 加震）

Fig. 4.4 E-JR Takatori ground accelerations 
(C1-5(1)-1 excitation).
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図 4.5 加速度応答スペクトル（C1-5（1）-1 加震）

Fig. 4.5 Response acceleration spectrum (C1-5(1)-1 
excitation).
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(a) First excitation (b) Second excitation 

写真 5.1 C1-5（1）加震後の橋脚基部の損傷

Photo 5.1 Damage of the column after C1-5(1) excitations.
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図 5.1 C1-5（1）加震における橋脚上端での応答変位

Fig. 5.1 Response displacement at the column top during 
C1-5(1) excitations.
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図 5.2 C1-5（1）加震における橋脚上端での応答加速度

Fig. 5.2 Response acceleration at the column top during 
C1-5(1) excitations.

図 5.3 主応答方向の定義

Fig. 5.3 Defi nition of principal response direction.
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Fig. 5.4 Response displacement and acceleration in principal 
response direction during C1-5(1) excitations.
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図 5.5 C1-5（1）加震における橋脚基部でのモーメント

～橋脚上端での水平変位の履歴

Fig. 5.5 Moment at the column base vs. displacement at the 
column top hysteresis during C1-5(1) excitations.
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図 5.6 C1-1 実験における橋脚基部でのモーメント～

橋脚上端での水平変位の履歴（主応答方向）

Fig. 5.6 Moment at the column base vs. displacement at 
the column top hysteresis in C1-1 experiment 
(principal response direction).
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Fig. 5.7 Curvature on the principal response direction.

   
(1) 6.77 sec 

  
(2) 8.80 sec (3) After excitation 

   

   
 

写真 5.2 C1-5（2）加震における損傷の進展

Photo 5.2 Progress of damage at the column base during 
C1-5(2) excitation.
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Fig. 5.8 Response displacement and acceleration in principal 
response direction during C1-5(2) excitation.
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図 5.9 C1-5（2）加震における橋脚基部でのモーメント～

橋脚上端での水平変位の履歴（主応答方向）

Fig. 5.9 Moment at the column base vs. displacement at the 
column top hysteresis in principal response direction 
during C1-5(2) excitation.
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(1) Before excitation (2) 7.20sec

(3) 8.80sec (4) After excitation

    

  

  

写真 5.3 C1-5（3）-1 加震における損傷の進展

Photo 5.3 Progress of damage at the column base during 
C1-5(3)-1 excitation.
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(1) 4.50sec (2) 7.17sec
   

   

写真 5.4 C1-5（3）-2 加震の橋脚基部の損傷の進展

Photo 5.4 Progress of damage at the column base during 
C1-5(3)-2 excitation.
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図 5.10 C1-5（3）加震における橋脚上端での応答変位

Fig. 5.10 Response displacement and acceleration in principal 
response direction during C1-5(3) excitations.

図 5.11 C1-5（3）加震における橋脚基部でのモーメント

～橋脚上端での水平変位の履歴（主応答方向）

Fig. 5.11 Moment at the column base vs. displacement at 
the column top hysteresis in principal response 
direction during C1-5(3) excitations.
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(1) C1-5(1)-1 excitation (6.745 sec) 
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   (2) C1-5(1)-2 excitation (6.82 sec) 
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  (3) C1-5(2) excitation (6.935 sec) 
 

-10 -5 0 5 10 15 20-1.5
-1

-0.5
0

0.5
1

1.5
2

Strain (103 )

H
ei

gh
t f

ro
m

 b
as

e 
(m

)

Outer
Inner

   
-10 -5 0 5 10 15 20

Strain (103 )

Outer
Inner

 

  (4) C1-5(3)-1 excitation (7.085 sec) 
 

 (a) Tension (NE) (b) Compression (SW) 
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図 6.1 応答変位が最大となるときの軸方向鉄筋ひずみ

Fig. 6.1 Strain of longitudinal bars when column displacement 
reached its peak value.
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図 6.2 フーチング内軸方向鉄筋の抜け出しによって橋

脚上端に生じる主応答方向変位（主応答方向）

Fig. 6.2 Lateral displacement at the column top due to bond-
slip in the footing in principal response direction.

図 7.1 応答変位が最大となるときの基部から 350 mm
の帯鉄筋ひずみ（μ）

Fig. 7.1 Tie strains at 350 mm from the column base when 
lateral displacement at the column top reached its 
peak value.
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図 7.3 SW 面における軸方向鉄筋および帯鉄筋のひずみ

Fig. 7.3 Strains of a longitudinal bar and a tie at SW.
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図 7.4 SW 面における基部から 350 mm の帯鉄筋ひずみ

と基部から 300 mm の軸方向鉄筋ひずみの履歴

Fig. 7.4 Strain of a tie at 350 mm from the base vs. strain of a 
longitudinal bar at 300 mm from the base hysteresis.

図 7.5 コンクリートシリンダーに対する一軸圧縮

実験から得られるコンクリートの軸ひずみ

と帯鉄筋ひずみの履歴

Fig. 7.5 Axial strain vs. tie strain hysteresis in uniaxial 
compression loading experiment of a concrete 
cylinder.
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写真 8.1 破壊面

Photo 8.1 Failure surface after excitations.

図 8.1 破壊面

Fig. 8.1 Cross section of failure surface after excitations.

写真 8.2 帯鉄筋の定着部（SW 面）

Photo 8.2 Bent hook of the ties after excitations (SW).
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図 10.2 C1-5（1）-1 加震における橋脚上端での主応答方

向変位および主応答方向加速度

Fig. 10.2 Response displacement and acceleration in principal 
response direction during C1-5(1)-1 excitation.
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図 10.3 C1-5（1）-1 加震における橋脚基部でのモーメン

ト～橋脚上端での水平変位の履歴（主応答方向）

Fig. 10.3 Moment at the column base vs. displacement at 
the column top hysteresis in principal response 
direction during C1-5(1)-1 excitation.
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図 10.4 C1-5（1）-1 加震における基部から 500 mm 高さ

の軸方向鉄筋ひずみ

Fig. 10.4 Strain of longitudinal bars at 500 mm from the 
column base C1-5(1)-1 excitation.
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図 7.6 コンクリートの軸ひずみ～帯鉄筋ひずみの履歴

Fig. 7.6 Concrete axial strain vs. tie strain hysteresis.
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図 10.5 最外縁位置におけるかぶりコンクリートの応力

～ひずみ履歴

Fig. 10.5 Stress vs. strain hysteresis of covering concrete.

図 10.6 軸方向鉄筋最外縁位置におけるコアコンクリー

トの応力～ひずみ履歴

Fig. 10.6 Stress vs. strain hysteresis of core concrete.

図 10.7 軸方向鉄筋の応力～ひずみ履歴

Fig. 10.7 Stress vs. strain hysteresis of longitudinal bars.
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図 10.8 C1-5（2）加震における橋脚上端での主応答方向

変位および主応答方向加速度

Fig. 10.8 Response displacement and acceleration in principal 
response direction during C1-5(2) excitation.

図 10.9 C1-5（2）加震における橋脚基部でのモーメント

～橋脚上端での水平変位の履歴（主応答方向）

Fig. 10.9 Moment at the column base vs. displacement at 
the column top hysteresis in principal response 
direction during C1-5(2) excitation.

図 10.10 C1-5（2）加震における基部から 500mm の

軸方向鉄筋ひずみ

Fig. 10.10 Strain of longitudinal bars at 500 mm from 
the column base C1-5(2) excitation.
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＜添付 5 ＞

C1 実験での三分力計による上部構造慣性力の計測

1. はじめに

E-Defense を用いた橋梁耐震実験（C1 実験）は，震動台

上に 2 径間橋梁模型を設置して実大規模の RC 橋脚の地震

時破壊特性を明らかにすることを目的とした実験である．

この C1 実験の計画では三次元加振を前提に議論が進めら

れた．加振方向が橋軸方向のみであれば，RC 橋脚上には

ピン構造の支承を置き，端部架台（指示装置）上には摩擦

抵抗の少ないローラー支承を設置して，上部構造には加

速度計を設置することにより，上部構造の質量と加速度

計計測値の積により上部構造慣性力を算出することが出

来る．しかし，三次元加振の場合には，端部架台上に橋

軸方向可動，直角方向固定の支承を置く必要がある．こ

のため，端部支承の橋軸方向にはすべり摩擦力が生じる

ことになる．また，直角方向には上部構造の各部位の質

量と生じた加速度による慣性力が生じ，両端の支承位置

までの距離に応じて，RC 橋脚試験体と端部架台に慣性力

が分配されることになる．このような C1 実験では，加速

度計のみで上部構造の慣性力を計測することが困難であ

るとの判断から，支承の下に三分力計を設置し，RC 橋脚

に作用する慣性力の計測を行うことにした．

一方，三分力計のような荷重計（ロードセル）は，動的

挙動に対する追随性が問題にされる場合もあり，一般

に，動的計測には向かないと危惧される場合もある．ま

た，三分力計の検定自体も各軸方向への静的荷重の載荷

によって行われており，三分力計の動的計測に対する信

頼性の確立が求められている．

本文では，C1-5 実験での三分力計による計測値と加速

度計を用いて算出した上部構造慣性力とを対比して，三

分力計による計測の妥当性を検証したものである．

2. C1 実験概要

C1 実験として C1-1 実験（防災科学技術研究所研究資料

第 331 号），C1-2 実験，C1-5 実験を実施した．それぞれ

の実験内容については，本研究資料の 2 章に示す．

C1-5 実験状況を図 2-1 に示す．C1 実験で，RC 橋脚に

作用する上部構造慣性力の計測方法としては，橋脚天端

に三分力計を用いると同時に，桁およびカウンターウエ

イト（上部構造に相当するマス）に加速度計を設置して計

測するものとした．

C1-1 実験では，三分力計を十分に用意できなかったた

めに RC 橋脚試験体天端の支承下側のみに三分力計を設置

した．このために，端部架台上のすべり支承に作用する

摩擦力の計測が出来なかった．

C1-2 実験，C1-5 実験では端部架台上のすべり支承の下

にも三分力計を設置し，滑り支承に作用する摩擦力によっ

て生じる橋軸方向の作用力ならびに，橋軸直角方向の支

承反力の計測を行った．三分力計の設置状況を図 2-2 ～

2-3，写真 2-1 ～ 2-2 に示す．

図 2-1 C1-5 実験状況

Fig. 2-1 Setup of C1-5.

図 2-2 RC 橋脚試験体上の支承・三分力計の設置状況

Fig. 2-2 Bearings and loadcells at the column top.

写真 2-1 橋脚天端支承固定鋼板上の三分力計

Photo 2-1 Loadcells on the steel plate at the column top.
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C1-2，C1-5 実験で端部架台上に三分力計を設置する

ためには，端部架台よりも相対的に試験橋脚の全高さを

高くする必要があり，試験橋脚のフーチング下に高さ

300 mm の RC 床版を置くことにした．また，C1-5 実験で

は，RC 橋脚の耐力が増加するため高容量の三分力計が必

要となり，三分力計の高さが 180 mm から 195 mm に変化

したために，支承部の高さ（三分力計＋支承）が 660 mm か

ら 675 mm と変化した（C1-2 実験も同様）．

3. 慣性力の算定

3.1　三分力計による慣性力の測定

RC 橋脚に作用する上部構造慣性力は，橋脚天端に設置

した 32 台の三分力計による測定値を橋軸方向，橋軸直角

方向の方向ごとに合算した．端部架台に作用する上部構

造慣性力（橋軸方向には，すべり支承の摩擦抵抗力である）

は 8 台× 2 架台で同様に行った．

図 2-3 端部架台　すべり支承下の三分力計の設置状況

Fig. 2-3 Movable bearing and loadcells at the top of end support.

写真 2-2 端部架台支承固定鋼板上の三分力計

Photo 2-2 Loadcells on the steel plate at the top of end support.

* 三分力計上の固定支承質量 1.7 t

* 三分力計上の固定支承質量 1.7 t

図 3-1 C1-5（1）実験　桁，カウンターウエイト設置状況

Fig. 3-1 Weight of the deck and mass blocks (C1-5(1) 
excitations).

図 3-2 C1-5（2）（3）実験　桁，カウンターウエイト設置状況

Fig. 3-2 Weight of the deck and mass blocks (C1-5(2) and C1-5 
(3) excitations).

3.2　加速度計による慣性力の算定

加速度計による上部構造慣性力の算定は，桁，カウン

ターウエイト（マス），三分力計上の固定支承の質量（表

3-1，3-2）に各部位での平均加速度を乗じて算定した．
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橋軸方向では，全上部構造慣性力を RC 橋脚と端部架台

の摩擦力が分担することから，RC 橋脚に作用する橋軸方

向慣性力は，全体の慣性力から端部架台での摩擦力を差

し引く必要がある．

橋軸直角方向では，静止状態での支承間の距離差に応

じて生じる支点反力を RC 橋脚試験体と端部架台に作用す

る慣性力の有効質量として分配した．

C1-5 実験での上部構造の質量の分布を図 3-1 ～ 3-2 に

示す．橋軸方向の全慣性力の算定に用いる上部構造質量

は，表 3-1 のようになる．

表 3-1 C1-5 実験橋軸方向の上部構造質量

Table 3-1 Weight of superstructure in longitudinal direction.

C1-5（1） C1-5（2）（3）
桁 22.7 t 22.7 t
マス A（大） 78.0 t 78.0 t
マス B（小） 44.6 t 77.3 t
固定支承   1.7 t   1.7 t

橋軸直角方向では，前記のとおり支点間距離に応じて，

RC 橋脚試験体と端部架台に作用する慣性力の有効質量と

なる．RC 橋脚，端部架台での有効質量は表 3-2 のように

分配される．

表 3-2 C1-5 実験橋軸直角方向の上部構造質量

Table 3-2 Weight of superstructure in transverse direction.

C1-5（1） C1-5（2）（3）
RC 橋脚 端部 RC 橋脚 端部

桁   8.7 t 14.0 t   8.7 t 14.0 t
マス A（大） 66.0 t 12.0 t 66.0 t 12.0 t
マス B（小） 24.7 t 19.9 t 42.8 t 34.5 t
固定支承   1.7 t ―   1.7 t ―

4. 慣性力算定結果

4.1　荷重～変位履歴による比較

算定結果を荷重～変位履歴による比較図を図 4-1 ～ 4-5
に示す．橋軸方向の加速度計から算出した慣性力につい

ては，端部架台での橋軸方向の合計値（すべり摩擦力）を

差し引いている．また，その端部架台での合計値を橋軸

方向の履歴図に併記している．

いずれの加振結果も三分力計で測定した上部構造慣性

力は，加速度計から算定した慣性力と良好に一致してお

り，三分力計の有効性が認められる．両者の差には，質

量計測に伴う誤差や動的計測に伴う誤差も含まれている

ものと推察される．

また，本実験装置の場合，質量と加速度から橋軸方向

慣性力を算定する場合には，端部支承のすべり摩擦力の

計測が必要であり，三分力計による測定が必須であるこ

とが分かる．

図 4-1（a） C1-5（1）1 回目加振橋軸方向の荷重～変位

Fig. 4-1(a) Lateral force vs. column displacement in 
longitudinal direction (C1-5(1)-1 excitation).

図 4-2（a） C1-5（1）2 回目加振橋軸方向の荷重～変位

Fig. 4-2(a) Lateral force vs. column displacement in 
longitudinal direction (C1-5(1)-2 excitation).

図 4-2（b） C1-5（1）2 回目加振橋軸直角方向の荷重～変位

Fig. 4-2(b) Lateral force vs. column displacement in transverse 
direction (C1-5(1)-2 excitation).

図 4-1（b） C1-5（1）1 回目加振橋軸直角方向の荷重～変位

Fig. 4-1(b) Lateral force vs. column displacement in transverse 
direction (C1-5(1)-1 excitation).
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図 4-3（a） C1-5（2）加振橋軸方向の荷重～変位

Fig. 4-3(a) 4-3(a) Lateral force vs. column displacement 
in longitudinal direction (C1-5(2) excitation).

図 4-4（a） C1-5（3）1 回目加振橋軸方向の荷重～変位

Fig. 4-4(a) Lateral force vs. column displacement in 
longitudinal direction (C1-5(3)-1 excitation).

図 4-4（b） C1-5（3）1 回目加振橋軸直角方向の荷重～変位

Fig. 4-4(b) Lateral force vs. column displacement in 
transverse direction (C1-5(3)-1 excitation).

図 4-3（b） C1-5（2）加振橋軸直角方向の荷重～変位

Fig. 4-3(b) Lateral force vs. column displacement in 
transverse direction (C1-5(2) excitation).

図 4-5（a） C1-5（3）1 回目加振橋軸方向の荷重～変位

Fig. 4-5(a) Lateral force vs. column displacement in 
longitudinal direction (C1-5(3)-2 excitation).

図 4-5（b） C1-5（3）1 回目加振橋軸直角方向の荷重～変位

Fig. 4-5(b) Lateral force vs. column displacement in 
transverse direction (C1-5(3)-2 excitation).
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4.2　時刻歴波形による比較

C1-5（3）2 回目加振を例に取り時刻歴波形での慣性力の

比較を行う．同加振での橋脚天端三分力計の水平 2 方向

の慣性力の波形，質量に加速度を乗じた慣性力を図 4-6 に

示す．同比較図からも両者が良好に一致していることが

分かる．

5. まとめ

以上，三分力計によって計測した上部構造慣性力と質

量に加速度を乗じて求めた上部構造慣性力を比較した結

果，両者は良好に一致しており，三分力計による計測が

正しく行われていると考えられる．

両者の間には微小な差があるが，その差には，質量計

測に伴う誤差や動的計測に伴う誤差も含まれているもの

と推察される．

また，本実験装置の場合，質量と加速度から橋軸方向

慣性力を算定する場合には，端部支承のすべり摩擦力の

計測が必要であり，三分力計による測定が必須であるこ

とが分かる．

三分力計の検定は，検定装置の制約により動的検定が

困難であり，静的荷重を一方向に載荷して実施されてい

ることから震動台実験等の動的実験への適用が危惧され

たが，問題ないことが確認できた．さらに，32 台（端部を

含めて 48 台）の三分力計を組み合わせた計測例は少なく，

各三分力計に均等に荷重が作用するか心配されたが，特

定の三分力計に荷重が集中することもなく上部構造慣性

力の計測ができた．
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a）三分力計による橋軸方向慣性力

b）質量×加速度計による橋軸方向慣性力

（慣性力＝全慣性力－端部架台摩擦力）

c）三分力計と質量×加速度による橋軸方向慣性力の比較

d）三分力計による橋軸方向慣性力

e）質量×加速度計による橋軸直角方向慣性力

f）三分力計と質量×加速度による橋軸直角方向慣性力の比較

図 4-6 RC 橋脚天端に作用する上部構造慣性力

Fig. 4-6 Inertia force at the column top.
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＜添付 6 ＞

C1 実験での三次元変位計測

1. はじめに

E-Defense を用いた橋梁耐震実験（C1 実験）は，震動台

上に 2 径間橋梁模型を設置して実大規模の RC 橋脚の地

震時破壊特性を明らかにすることを目的とした実験であ

る．E-Defense は世界最大規模の三次元震動台であり，C1
実験でも三次元加振を前提に実験計画が進められた．加

振方向が一方向であれば，RC 橋脚の天端変位の計測は比

較手容易で，加振方向（変形方向）の変位を接触型の棒状

変位計やワイヤーを用いた巻き取り式変位計（以後，ワイ

ヤー式変位計と称す）等で計測が可能である．

しかし，三次元加振の場合には，計測対象物が三次元

方向に挙動することから，三次元方向での計測が必要と

なる．C1 実験では，橋脚の水平方向変位に対しての鉛直

方向変位の影響は少ないとして，橋脚の変位計測にはワ

イヤー式変位計を水平 2 方向に設置して計測を行うこと

にした．

一方，大型構造物の三次元震動台実験での変位計測の

新たな計測方法の開発を目指して，LED 発光体（マーカー）

を用いた三次元変位計測行った．ワイヤー式変位計が計

測器本体の固定点を必要とするのに対して，三次元変位

計測は震動台の外側に設置したカメラを用いた画像計測

であることから，煩雑な変位計固定治具（計測架台）は不

要で，任意の点に発光体を設置するだけで良いところに，

その特徴がある．

本文は，ワイヤー式変位計を用いた計測と三次元変位

計測との比較を行うことにより，三次元変位計測の有用

性を検討したものである．

2. ワイヤー式変位計を用いた橋脚の変位計測

2.1　ワイヤー式変位計の設置

RC 橋脚の変位測定では，水平 2 方向の変位計測を行う

こととし，橋脚高さ 2 m，4 m，梁下端（6 m），梁天端（7.5 m）

で計測した（図 2.1 参照）．計測方法は，橋脚天端・下端で

は梁の角部に，直角 2 方向にワイヤー式変位計（写真 2.1
参照）を設置した．脚部では東西南北の位置に，2 方向か

ら斜め方向にワイヤー式変位計を設置した．ワイヤー式

変位計の固定には，橋脚周りに設置した防護架台を計測

架台（固定点）とし用いた．防護架台は橋脚が鉛直方向の

支持力を喪失した時の落橋に備えたもので，十分な剛性

を保持している．

2.2　ワイヤー式変位計による計測値の補正

2.2.1　RC 橋脚梁部の変位補正

RC 橋脚梁部では，防護架台より 4 隅の梁角部に直角 2
方向にワイヤー式変位計を設置して，4 点の平均値を橋

脚天端，下端の変位とした．計測値は斜め方向の計測値

となることから，図 2.2 に示す幾何学的な関係より補正

を行って，橋軸方向，橋軸直角方向の変位とした．なお，

RC 橋脚の 3 方向加振時の上下方向の変形量は相対的に小

さいことから，ここではその影響を考慮していない．

図 2.1 ワイヤー式変位計による RC 橋脚の変位計測

Fig. 2.1 Displacement measurement by wire potentiometers.

写真 2.1 ワイヤー式変位計（側面に加速度計設置）

Photo 2.1 Wire potentiometers (accelerometer was attached 
on the side).

図 2.2 橋脚梁部 2 方向変位イメージ

Fig. 2.2 Displacement of beam at the column top.
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Dxr , Dxy：Ｘ方向，Y 方向それぞれの実際の変位

Dxm , Dym：Ｘ方向，Y 方向それぞれの計測変位

Lx , Ly：設置時における変位計から計測点までの距離

図 2.2 に示す幾何学的な関係から以下の 2 式がえられる．

（1）

（2）

式（1）と式（2）の差をとって整理すると，式（3）が得られ，

式（3）を式（1）に代入して解くと，式（4）が得られる．

（3）

（4）

ここで

（5）

（6）

（7）

2.2.2 橋脚脚部の変位補正

RC 橋脚柱部については，防護架台の柱部より，斜めに

ワイヤー式変位計を設置して，同一断面高さで 4 点の計

測を行い，その平均値をその高さ位置での橋軸方向，橋

軸直角方向の変位とした．

図 2.3 に示す幾何学的な関係から，以下の 2 式が得られ

る．

（8）

（9）

上式を整理して，u および v を求めると，次式が得られる．

（10）

（11）

同一断面の 4 点にワイヤー式変位計を設置することに

よりいずれかの変位計に問題が生じても，他の変位計か

ら変位が計測できる．

3. LED 発光体を用いた橋脚の三次元変位計測

ワイヤー式変位計は，計測するにあたって，変位計を

固定する計測架台が必要となるが，光学式変位計は LED
を用いた発光体（マーカー）を任意の点に設置することに

より計測が可能となる．

3.1　三次元変位計測の原理

マーカーの三次元座標は 2 台以上のカメラ画像から求

めることができる．図 3.1 はマーカーの絶対座標（x, y, z）
と 2 台のカメラのスクリーン座標系上のマーカー位置

（Xk, Yk）の関係を示している．ここで k は k 番目のカメラ

を意味する．Ck
ij はカメラパラメータと呼ばれるカメラ

の状態を表すパラメータでありマーカーの座標（x, y, z）と
（Xk, Yk）の関係は次式（12）で与えられる．

（12）

sx

sy
s1

u
v

s2

図 2.3 橋脚柱部 2 方向変位イメージ

Fig. 2.3 Displacement of the column body.

図 3.1 マーカー絶対座標と 2 台のカメラスクリーン

座標上の光点の関係

Fig. 3.1 Location of marker and coordinate of the marker 
points on two camera screens.

(X1,Y1) 

(X2,Y2) 
(x, y, z) 

C1
ij 

C2
ij 
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カメラが 2 台の場合，式（12）は 2 セットの計 4 連立方

程式になり，Ck
ij と（Xk, Yk）が与えられれば最小二乗法か

らマーカー座標（x, y, z）を求めることができる．線形パラ

メータ Ck
ij はカメラの状態であるカメラ位置，方向，焦

点距離，画素の縦横比などを一般化した量である．Ck
ij

を求めるには 1 台のカメラごとに 6 点以上の既知の絶

対座標（x, y, z）とそれに対応するカメラ画像上の（Xk,
Yk）のデータが必要である．その 6 セットのデータから

式（12）を用いて，11 個の Ck
ij を求めることができる．

3.2　マーカー位置の同定方法

高輝度 LED で発光させた多くのマーカーを三次元座標

計測のターゲットとして使用している．これらマーカー

のカメラ画像上の座標（Xk, Yk）を精密に求める必要があ

る．マーカーの映像は点光源ではなく，ほぼ円形に分布

するガウス分布状の点の集まりとして観察される．この

分布する画素の集合からそのマーカーの座標を求めるの

に，画素の輝度値を重みとした重心位置の計算手法を用

いている．マーカーと考えられるパターンを検索した後，

その近傍で輝度値の重心座標（Xk, Yk）は fij を（i, j）座標の

輝度値として次式で計算する．

（13）

ここで，（w, h）はマーカーの画像上の大きさに合わせて指

定する部分画像の縦横サイズである．fnoise はバックグラ

ウンドのノイズを除去するために指定する値である．こ

の fnoise はマーカー中心付近で重心計算に使用する部分画

像の輝度値の平均値のある割合として求めている．

計測状況を図 3.2 に，撮影カメラ，LED 発光体，LED
発光体の設置状況を写真 3.1 ～ 3.5 に示す．

図 3.2 三次元変位計測（カメラ位置）

Fig. 3.2 Location of cameras for image processing system.

写真 3.1 カメラ

Photo 3.1 Cameras.

写真 3.2 LED 発光体（マーカー）

Photo 3.2 LED marker.

写真 3.3 三次元変位計測マーカー設置位置　観測室側

Photo 3.3 Location of markers (view from control room).
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4. ワイヤー式変位計測と三次元変位計測の比較

橋脚天端変位に着目して，ワイヤー式変位計と三次元

変位計測とを比較する．比較には，C1-5 実験での橋軸方

向，橋軸直角方向変位の変位波形図と変位履歴図を用い

る．比較結果を図 4.1 ～ 4.5 に示す．

いずれの加振でも，波形図，変位履歴図には，両者間

には多少の差が認められるが，良好に一致している．

両者間に多少の差異が生じる要因としては，ワイヤー

式変位計は防護架台に固定しているが，防護架台の振動

による変形は考慮していない．また，ワイヤー式変位計は，

ワイヤーの巻出し時と巻込時で，出力に差が生じる場合

があり，誤差の要因となる．

三次元変位計での誤差の要因としては，式（12）から，

明らかのように，次の 3 つに集約される．

（1）カメラパラメーターの Ck
ij 高精度の同定

（2）マーカー座標（Xk, Yk）の高精度の同定

（3）カメラの振動

このうち，（3）のカメラ振動は無視している．（2）のマー

カー座標（Xk, Yk）の同定は，マーカーの計測に適した画像

を得ることにある．橋梁実験では，大小 2 種類のマーカー

を使っているが，小さいマーカーでも，10 分の 1 ピクセ

ル以上の分解能は得られている．問題になるのは，（1）の

カメラパラメータの高精度な同定である．カメラパラメー

タは 6 点以上の既知のマーカー座標（x, y, z）と（Xk, Yk）の

セットを式（12）に代入して 12連立方程式を組み算出する．

この時，マーカー位置の条件として，マーカーが 3 次元

的に分布していなければならない．平面上にある 6 点か

らは数学的に求めることができない．橋梁実験では上部

構造のマーカー配置が 1 平面上に近い形になっており，

カメラパラメータの精度がやや悪い状況であった．

しかし，いかなる計測においても計測値には誤差を含

むものである．測定方法の異なる両者の測定値の差がこ

の程度であることは，両者の計測が正しく行われたもの

と判断できる．写真 3.4 三次元変位計測マーカー設置位置　反観測室側

Photo 3.4 Location of markers (view from the opposite side of 
control room).

写真 3.5 三次元変位計測マーカー設置位置　橋脚基部

Photo 3.5 Location of markers (column base).

（a）橋脚天端橋軸方向変位

（b）橋脚天端橋軸直角方向変位

（c）橋脚天端変位履歴

図 4.1 C1-5（1）1 回目加振橋脚天端変位

Fig. 4.1 Column displacement (C1-5(1)-1 excitation).
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（a）橋脚天端橋軸方向変位

（b）橋脚天端橋軸直角方向変位

（c）橋脚天端変位履歴

図 4.2 C1-5（1）2 回目加振橋脚天端変位

Fig. 4.2 Column displacement (C1-5(1)-2 excitation).

（a）橋脚天端橋軸方向変位

（b）橋脚天端橋軸直角方向変位

（c）橋脚天端変位履歴

図 4.3 C1-5（2）加振橋脚天端変位

Fig. 4.3 Column displacement (C1-5(2) excitation).

（c）橋脚天端変位履歴

図 4.4 C1-5（3）1 回目加振橋脚天端変位

Fig. 4.4 Column displacement (C1-5(3)-1 excitation).
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（a）橋脚天端橋軸方向変位

（b）橋脚天端橋軸直角方向変位
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 5. まとめ

大型構造物の震動台を用いた実験では，構造物の変位

計測が難しい．加振方向が 3 方向となると，その難しさ

も増大する．橋梁耐震実験（C1 実験）では，橋脚天端や橋

脚の鉛直方向の変位や計測架台の変形は小さいものとし

て，ワイヤー式変位計を主とした計測を行い，同時に，

新たな三次元変位計測方法の確立を目指して，LED 発光

体を用いた三次元変位計測を行った．

C1-5 実験での 5 回の加振結果でのワイヤー式変位計と

三次元変位計測の測定値はほぼ良好に一致しており，三

次元変位計測の有用性が認められた．

三次元変位測定を積極的に用いる場合は，ワイヤー式

変位計を固定するための治具等の撤去も可能であり，よ

りよい視野での計測が可能と思われる．

一方，C1-5 実験の後に実施した RC 橋脚のせん断破壊

に着目した C1-2 実験では，RC 橋脚が一瞬にして，せん

断破壊し，コンクリートが粉々に砕け噴煙の如く立ち込

め，LED 発光体の光を遮断する事態も生じた．このため，

三次元変位計測の適用においては，計測対象構造物の破

壊特性を見極めての適用が必要と思われる．

図 4.5 C1-5（3）2 回目加振橋脚天端変位

Fig. 4.5 Column displacement (C1-5(3)-2 excitation).
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（a）橋脚天端橋軸方向変位

（b）橋脚天端橋軸直角方向変位

（c）橋脚天端変位履歴
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＜添付 7 ＞実験写真集

試験体製作・設置状況・損傷写真集　

図 2 C1-5 実験試験体一般図

Fig. 2 Dimension of C1-5.

注）実験装置，RC 橋脚の詳細図面は巻末の DVD-ROM
に収録している．

図 1 C1-5 実験

Fig. 1 C1-5 experiment.

図 3 C1-5 実験 RC 橋脚試験体配筋

Fig. 3 Reinforcing bars in C1-5.
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写真 1 RC 橋脚製作ヤードの整備レべリングモルタル

の打設

Photo 1 Leveling by mortar at the construction area.

写真 2 アンカーボルト用シース管固定治具設置

Photo 2 Jigs to fi x the pipes for anchor bolts.

写真 3 RC 橋脚フーチング鉄筋

Photo 3 Reinforcing bars in the footing.

写真 4 ジャッキアップ用ホームコネクター

Photo 4 Conectors for juck-up.

写真 5 C1-5 試験橋脚　フーチングコンクリート打設後

Photo 5 After casting the concrete to the footing in C1-5.

写真 6 RC 橋脚試験体　フーチング脱型・帯鉄筋設置

Photo 6 Remove footing framework and set ties.
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写真 7 C1-5　ひずみゲージ設置

Photo 7 Set strain gauges for C1-5.

写真 8 C1-5 試験体　柱型枠組立

Photo 8 Framework for column body in C1-5.

写真 9 C1-5 試験体　柱コンクリート打設完了

Photo 9 After casting concrete to the column body in 
C1-5.

写真 10 C1-5 試験体　梁部床版型枠

Photo 10 Framework for beam at the column top.

写真 11 梁部　鉄筋・型枠　アンカーバー箱抜き

Photo 11 Reinforcing bars and framework for beam.

写真 12 試験体ジャッキアップ

Photo 12 Jack up.
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写真 13 試験体　移動状況

Photo 13 Move column to the test bay.

写真 14 RC 橋脚試験体高さ調整用床版　床版高さ 300 mm
Photo 14 Concrete bed for levaling.

＊端部架台上に三分力計を設置するために高さ調整が必
要となった．

写真 15 C1-5 試験体　震動台上設置

Photo 15 Set C1-5 on the table.

写真 16 端部・中央架台設置状況

Photo 16 End support and center blue frame.

写真 17 仮組状況

Photo 17 Temporary setup.

写真 18 試験体天端支承設置前

Photo 18 Column top before bearings were set.
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写真 19 試験体天端三分力計（32 個設置）

Photo 19 32 loadcells at the column top.

写真 20 試験体天端三分力計・支承

中央：固定支承　　両サイド：滑り支承

Photo 20 Bearings and loadcells center: fi xed bearings side: sliders.

写真 21 試験体天端支承設置状況

Photo 21 Set bearings at the column top.

写真 22 RC 橋脚上固定支承仮設置

Photo 22 Set bearings at the column top.

写真 23 端部架台支承設置前

Photo 23 End support before movable bearing was set.

写真 24 端部架台上三分力計（8 個設置）

Photo 24 Loadcell for movable bearings.



E-Defense を用いた実大 RC 橋脚（C1-5 橋脚）震動破壊実験研究報告書－右近ほか

－57－

写真 25 端部架台上三分力計・可動支承

支承条件：直角方向固定

Photo 25 Movable bearing and loadcells at the top of end support.

写真 26 端部架台上可動支承設置

Photo 26 Set movable bearing.

写真 27 桁仮設置

Photo 27 Set deck.

写真 28 C1-5（1）実験装置完成

Photo 28 C1-5(1) experiment setup completed.

C1-5（1）実験上部構造重量

桁重量：22.7 × 2 基＝ 45.6 t
ウエイト 1：78.0 × 2 基＝ 156.0 t
ウエイト 2：44.6 × 2 基＝ 89.2 t
支承：16.2 t

C1-5（2）（3）実験上部構造重量

桁重量：22.7 × 2 基＝ 45.6 t 
ウエイト 1：78.0 × 2 基＝ 156.0 t
ウエイト 2：77.3 × 2 基＝ 154.6 t
支承：16.2 t

写真 29 C1-5（2）（3）実験装置完成　

カウンターウエイト追加後

Photo 29 C1-5(2)(3) experiments setup completed.
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○損傷の進行

写真 30 C1-5（1）1 回目加振後北面（計測室側）

Photo 30 Damage on north face after C1-5(1)-1 excitation.

写真 31 C1-5（1）1 回目加振後西面

Photo 31 Damage on west face after C1-5(1)-1 excitation.

写真 32 C1-5（1）1 回目加振後南面

Photo 32 Damage on south face after C1-5(1)-1 excitation.

写真 33 C1-5（1）1 回目加振後東面

Photo 33 Damage on east face after C1-5(1)-1 excitation.
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写真 34 C1-5（1）2 回目加振後北面（計測室側）

Photo 34 Damage on north face after C1-5(1)-2 excitation.

写真 35 C1-5（1）2 回目加振後西面

Photo 35 Damage on west face after C1-5(1)-2 excitation.

写真 36 C1-5（1）2 回目加振後南面

Photo 36 Damage on south face after C1-5(1)-2 excitation.

写真 37 C1-5（1）2 回目加振後東面

Photo 37 Damage on east face after C1-5(1)-2 excitation.
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写真 38 C1-5（2）加振後北面（計測室側）

Photo 38 Damage on north face after C1-5(2) excitation.

写真 39 C1-5（2）加振後西面

Photo 39 Damage on west face after C1-5(2) excitation.

写真 40 C1-5（2）加振後南面（反計測室側）

Photo 40 Damage on south face after C1-5(2) excitation.

写真 41 C1-5（2）加振後東面

Photo 41 Damage on east face after C1-5(2) excitation.



E-Defense を用いた実大 RC 橋脚（C1-5 橋脚）震動破壊実験研究報告書－右近ほか

－61－

写真 42 C1-5（2）加振後北西面

Photo 42 Damage on NW face after C1-5(2) excitation.

写真 43 C1-5（2）加振後西面

Photo 43 Damage on west face after C1-5(2) excitation.

写真 44 C1-5（2）加振後南西面

Photo 44 Damage on SW face after C1-5(2) excitation.

写真 45 C1-5（2）加振後南西面

剥離したかぶりコンクリート撤去後

Photo 45 Damage on SW face after C1-5(2) excitation 
(after covering concrete was removed).

写真 46 C1-5（2）加振後南西面

剥離したかぶりコンクリート撤去後

Photo 46 Damage on SW face after C1-5(2) excitation 
(after covering concrete was removed).

写真 47 C1-5（2）加振後北東面

Photo 47 Damage on NE face after C1-5(2) excitation.
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写真 48 C1-5（3）1 回目加振後北面

Photo 48 Damage on north face after C1-5(3)-1 excitation.

写真 49 C1-5（3）1 回目加振後西面

Photo 49 Damage on west face after C1-5(3)-1 excitation.

写真 50 C1-5（3）1 回目加振後南面

Photo 50 Damage on south face after C1-5(3)-1 excitation.

写真 51 C1-5（3）1 回目加振後東面

Photo 51 Damage on east face after C1-5(3)-1 excitation.
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写真 52 C1-5（3）2 回目加振後北面

Photo 52 Damage on north face after C1-5(3)-2 excitation.

写真 53 C1-5（3）2 回目加振後西面

Photo 53 Damage on west face after C1-5(3)-2 excitation.

写真 54 C1-5（3）2 回目加振後南面

Photo 54 Damage on south face after C1-5(3)-2 excitation.

写真 55 C1-5（3）2 回目加振後東面

Photo 55 Damage on east face after C1-5(3)-2 excitation.
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写真 56 C1-5（1）（2）（3）実験終了後北面

Photo 56 Damage on north face after C1-5(1)(2)(3) excitations.

写真 57 C1-5（1）（2）（3）実験終了後北西面

Photo 57 Damage on NW face after C1-5(1)(2)(3) excitations.

写真 58 C1-5（1）（2）（3）実験終了後西面

Photo 58 Damage on west face after C1-5(1)(2)(3) excitations.

写真 59 C1-5（1）（2）（3）実験終了後南西面

Photo 59 Damage on SW face after C1-5(1)(2)(3) excitations.

写真 60 C1-5（1）（2）（3）実験終了後南面

Photo 60 Damage on south face after C1-5(1)(2)(3) excitations.

写真 61 C1-5（1）（2）（3）実験終了後南東面

Photo 61 Damage on SE face after C1-5(1)(2)(3) excitations.

写真 62 C1-5（1）（2）（3）実験終了後東面

Photo 62 Damage on east face after C1-5(1)(2)(3) excitations.

写真 63 C1-5（1）（2）（3）実験終了後北東面

Photo 63 Damage on NE face after C1-5(1)(2)(3) excitations.


