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【要旨】

本研究は、コスト縮減等の観点から提案が増えてきている連続カルバート等の橋梁構造と土工構造の境界的な

構造や、橋梁構造等と土工構造の境界部等に人工材料を用いた構造体を有する構造など、要求性能に基づき設計・

照査する手法が確立されていない新しい形式の道路構造の性能検証法の提案を目的として行うものである。性能

検証の対象とした新形式構造は、橋梁構造と土工構造の境界的な構造として使われるヒンジ式アーチカルバート

と、橋台背面の土工構造の境界部に発泡スチロール（以降、EPS）を用いた構造の2つとした。 

アーチカルバート構造においては、ヒンジの有無や地震動特性の違いがアーチカルバートの耐震性能に及ぼす

影響についての数値解析、隣接したアーチカルバートと橋台の離隔の度合いをパラメータとしたアーチカルバー

トおよび橋台の地震時相互作用の数値解析、アーチカルバートの、地震時における終局に至るまでの損傷過程お

よび終局状態の模型供試体による確認を行った。 

橋台背面にEPSを用いた構造においては、重力場による動的載荷実験およびその再現解析により橋台とEPSの

地震時挙動の把握を行った。 

キーワード：新構造形式、アーチカルバート、橋台、人工材料、発泡スチロール、EPS、ヒンジ、入力地震動、遠

心力載荷実験、地震時相互作用、正負交番載荷実験、変形能、損傷過程、終局状態、再現解析、回

転剛性 

1. はじめに

道路構造物に関する技術基準の性能規定化に伴い、コ

スト縮減等の観点から、橋長の短い橋梁や連続高架構造

の代わりに、コストの低いカルバートや写真-1.1に示す

ようなカルバートを連続化した橋梁構造と土工構造の境

界的な構造や、橋台背面の土圧作用力低減のため、図-1.1

に示すような橋梁構造等と土工構造の境界部等に軽量の

人工材料を用いた構造体を有するものなどの新しい形式

の道路構造が多く提案、採用されている。この傾向は、

今後も増加することが想定される。しかしながら、この

ような新しい道路構造物に対して、要求性能に基づき設

計・照査する手法は確立されておらず、これまで、性能

を満足していることを、独自の解釈による方法で検証し

ているのが実状である。そのため、本来必要とされる十

分な検証がないまま構造物が採用されることから、供用

開始後に不具合を生じる可能性や、地震荷重などに対し、

適切な安全性が確保されていない設計がされている可能

性が懸念される。その結果、道路管理者は安全性に対す

る確証や説明責任を果たせない恐れなどから、新技術の

導入を避け、また開発者は技術提案をしても採用されな

いことから、開発の意欲がそがれるような悪循環に至る

ことが考えられる。このことは、安全性やコスト縮減等

の観点で、より合理的な新形式の構造があってもそれが

採用されないという社会全体としての不利益につながり

かねないため、より優れた構造が採用されやすい環境整

備が必要である。 

そのため、本研究では、安全性やコストの観点等から、

社会資本の機能を増進するとともに、要求性能に応じた

合理的な新形式道路構造物に関する技術開発や採用がし

やすい環境を整えるため、従来の道路構造物と同様の観

点から担保される安全性や供用性等の統一的な評価を可

能にするための性能検証法の提案を目標とした。

ここで、性能検証の対象とした新形式構造は、橋梁構

造と土工構造の境界的な構造として使われるヒンジ式ア

ーチカルバートと、橋台背面の土工構造の境界部に発泡

スチロール（以降、EPS）を用いた構造の2つとした。 
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研究の概要を構造物ごとに示す。ヒンジ式アーチカル

バートについては、「ヒンジの有無や地震動特性の違いが

アーチカルバートの耐震性能に及ぼす影響」として、ヒ

ンジ式アーチが地震荷重を受けた際の応答を、「隣接する

アーチカルバートと橋台の地震時相互影響」として、橋

台に隣接するアーチカルバートとの地震時の挙動を確認

した。また、「アーチカルバートおよびプレキャストアー

チカルバートの地震時限界性能に関する検討」として、

場所打ちアーチとヒンジ式プレキャストアーチカルバー

トを対象に、アーチカルバート単体の地震時限界性能を

明らかにするための正負交番載荷実験を行い、得られた

知見を整理し、「正負交番載荷を受けたアーチカルバート

の損傷過程」として、 2 ヒンジ式アーチカルバート、3

ヒンジ式アーチカルバートの正負交番載荷実験の再現解

析を実施し、実験の妥当性を確認した。 

背面にEPSを用いた橋台については、「橋台背面に発泡

スチロールを用いた構造の地震時挙動」として、橋台と

橋台背面のEPS盛土との地震時相互作用を確認した。ま

た、「実際の設置状況が考慮された橋台背面に発泡スチロ

ールを用いた構造の地震時挙動」として、橋台が設置さ

れるような軟弱地盤が含まれるような、実際の設置状態

を考慮した橋台とEPS盛土との相互作用に関してそれぞ

れの検討を行った。 

2. アーチカルバート構造の研究概要 

アーチカルバートの特徴は、頂版部がアーチ形状をし

ていることから、土圧を軸力として利用することで曲げ

に抗しており、土かぶり条件などよっては矩形のボック

スカルバートに比べ合理的な断面を作ることが出来る抗

土圧構造である。しかしながら、アーチカルバートを現

場打ちコンクリートにより構築する場合は、アーチ形状

をした天井部の施工に特別な型枠支保工が必要となり、

コンクリートの打設が難しくなるなど、必ずしもボック

スカルバートに比べて経済的とはならないというデメリ

ットを有している。 

この対応として、組立て式のプレキャスト製品を用い

る場合がある。その中において、プレキャスト部材間に

生じる継手の接合部をヒンジと評価した2ヒンジ式プレ

キャストアーチカルバート 2）、3 ヒンジ式プレキャスト

アーチカルバート3）（以降、2ヒンジアーチ、3ヒンジア

ーチ）の実績が多く存在する。 

このような、接合部をヒンジ接合とする構造形式は、

例えばヒンジとして考えられている部材間の接合部の性

能など、本来構造物に必要とされる要求性能が適切に確

保されているかは必ずしも明確にされてはいない。また、

道路土工カルバート工指針4）（以降、カルバート工指針）

において規定されている適用範囲は、ヒンジ接合の無い

剛構造のカルバートとされているため、ヒンジ接合を有

するアーチカルバートは、カルバート指針の適用範囲外

の構造となる。その場合、耐震性能を評価するためには、

カルバート自体の地震時挙動を把握したうえで、適切か

つ総合的な検討が必要となる。 

 そこで本研究では、ヒンジ式アーチカルバートの性能

照査に基づいた設計法の確立を目的として、構造物の有

する性能の検証を行った。 

 

2.1. ヒンジの有無や地震動特性の違いがアーチカル

バートの耐震性能に及ぼす影響 

アーチカルバート単体構造が有する構造性能の数値解

析による検証5）、6）の結果では、ヒンジを設けた構造形式

のアーチカルバートは、支持地盤の不等沈下や側方流動

力、そして地震時外力といった一般的な常時状態と異な

る外力を受けた場合、ヒンジを設けない剛性の高いアー

チカルバートに比べて部材の変形や損傷が受けやすいこ

とが明らかになっている。特に、地震時外力に対しては、

レベル2地震動（以降、L2と称す。また、レベル1地震

動を以降、L1と称す）のような大きな外力を受ける時は、

塑性化する部位や塑性化の度合いが異なるという結果が

写真-1.1 連続アーチカルバート構造の事例1) 

図-1.1 人工材料盛土のイメージ図 
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得られ、そのため、ヒンジを有するアーチカルバートは

外力に対して感度が高い傾向にあることが明らかとなっ

ている。 

以上の課題から、地震動特性の違いがアーチカルバー

トの応答に及ぼす影響に着目した研究を行った。従来、

地中構造物は、地震時において周辺地盤に追従するとの

考えより応答変位法や応答震度法による照査が広く行わ

れ、地震波の違いについてはあまり考慮されていない。

一方で橋梁構造における動的解析を用いた耐震性能の照

査法では、3波形程度の地震動に対して動的解析を行い、

その結果求められる応答値を平均し、その平均値を用い

て照査を行っている。これは部材の非線形特性を考慮す

る場合においては、同じ加速度応答スペクトル特性を有

する地震動であっても、位相特性の違い等によって応答

解析値に差異が生じるためである。 

ヒンジを有するアーチカルバートが、前述の通り、常

時状態と異なる外力に対しての感度が高い傾向にあるこ

と、また、ヒンジの数に応じて不静定構造物から静定構

造物へ、構造系が移行することなどを考慮すると、地中

構造物であるアーチカルバートにおいても、入力地震動

の違いによる地震時応答の差を定量的に把握しておくこ

とが、耐震性能を担保する上で重要であるものと考えら

れる。そこで、同一の加速度応答スペクトルとなる複数

の地震動を用いて、ヒンジの有無により構造形式の異な

るアーチカルバートの地震時応答について比較検証を行

った。 

 

2.2. 隣接するアーチカルバートと橋台の地震時相互

作用 

写真-2.1 に示すような連続カルバート構造において、

橋梁区間の橋台にアーチカルバートが近い場合、それぞ

れが地震時にどのような影響を及ぼすのか十分な知見が

得られていない。そこで、本検討では、連続アーチカル

バート構造の、端部に位置する橋台とアーチカルバート

の離隔の差異が地震時に相互に与える影響を検討した。 

 

2.3. アーチカルバートおよびプレキャストアーチカ

ルバートの地震時限界性能に関する検討 

ヒンジ式アーチカルバートの耐震性能を評価するため

には、カルバート構造自体の地震時挙動を把握したうえ

で、適切かつ総合的な検討が必要となる。そのため、実

際の地震時挙動を確認することを目的とした、模型供試

体による正負交番繰返し載荷実験を実施した。 

実験は、はじめに、評価の基準とするため、場所打ち

コンクリートによる継手の無い一体化されたアーチカル

バート（以降、場所打ちアーチ）を、その後、2 ヒンジ

アーチ、3ヒンジアーチの2種類のヒンジ式アーチを実

施し、それぞれの地震時における損傷過程や終局状態な

どの限界性能を明らかにした。 

 

2.4. 正負交番載荷を受けたアーチカルバートの損傷

過程の再現 

2 ヒンジアーチと3ヒンジアーチの正負交番実験の再

現解析を、実験の妥当性、および性能を確認する上で重

要となるヒンジの回転剛性の評価を考察するために実施

した。  

 

3. 橋台背面にEPSを用いた構造の研究概要 

近年、人工軽量材料の技術開発が進んだことで、軟弱

地盤等の悪条件下での盛土構造の採用が可能となった。

この結果、軟弱地盤条件での橋台の構築において、これ

までは、基礎地盤を改良するなどの対策が必要であった

が、橋梁構造と盛土構造の境界部にあたる橋台背面部に、

この人工軽量材料を使用する対策事例が出現してきてい

る。その中でも使用例が多い人工軽量材料が発泡スチロ

ール（以降、EPS）である。 

一般に、道路橋示方書Ⅳ編7）では、橋台の設計は、背

面は良質な土により充填されていることが前提とされて

おり、その前提から逸脱する場合には、個別の検討が必

要となるとされている。特に耐震設計において、一般的

な橋台では、L1に対し耐震性能1の照査を満たせば、L2

に対して耐震性能2又は耐震性能3を満たすとみなされ

るため、L2 に対する照査を省略してよいとされている

（液状化時を除く）。ただし、橋台背面に軽量盛土を用い

た場合には、一般的な橋台とは異なり、橋脚と同じよう

な振動特性を示す場合もあることから、橋脚と同様な照

査を行うことが規定されている8）。 

橋台背面にEPS盛土等を用いる場合は、既往の研究9）、

写真-2.1 橋台に近接する連続アーチカルバート 
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10）、11）12）において EPS 盛土の地震時挙動の検証が行われ

てきているが、土の地震時挙動に比べると未解明な点も

あるため、個別に検討する必要があると考えられる。そ

の未解明な要素の一つとして、EPS 盛土内に設置される

コンクリート床版の地震時挙動やその相互影響などが挙

げられる。 

コンクリート床版については資料 13）、14）によりとりま

とめられており、その中で、車両による載荷荷重や上載

荷重等の分散、EPS 盛土設置時での不陸や段差の修正、

浮力対策を目的として高さ2～3m毎にコンクリート床版

を設置する必要があるとされている。コンクリート床版

は、単位体積重量がEPSに比べて100倍ほどであること

や、EPS 盛土最上面にコンクリート床版を設置し、さら

にその上にEPSに対して重量が大きい舗装を設置するこ

とを考えると、地震時に橋台に作用する慣性力分布は、

一般的な土による作用力分布、あるいはEPSのみを背面

に充填した場合の作用力分布と大きく異なることが予想

される。このため、橋台に対してより適切な設計を行う

には、コンクリート床版による影響などを含めた、EPS

盛土の地震時の挙動を明確にしておく必要がある。 

以上のような背景から、本研究は、橋台背面にEPS盛

土を設置した場合の地震時挙動を把握することを目的と

した。 

 

3.1. 橋台背面の発泡スチロールを用いた構造の地震

時挙動 

既往の解析的研究 15）や模型実験による検討 16）では、

コンクリート床版を設置したEPS盛土の地震時に橋台に

作用する慣性力分布は、一般的な土による作用力分布、

あるいはEPSのみを背面に充填した場合の作用力分布と

大きく異なることが示されている。また、EPS 盛土の耐

震設計については、EPS盛土単体の地震時挙動の検証や、

地震時の安定性についての検討 17）、18）、19）、20）は行われて

いるが、EPS 盛土を橋台背面に使用した場合における、

橋台との相互作用についての検討はあまり進んではいな

い。そのため、背面にEPS盛土を有する橋台の地震時挙

動は明確になっていない。 

このような背景から、橋台背面にEPS盛土を設置する

場合の適切な耐震設計法を提案することを目的として、

橋台とその背面のEPS盛土およびコンクリート床版の地

震時相互作用の実験および解析による検証を行った。  

 

3.2. 実際の設置状況が考慮された橋台背面に発泡ス

チロールを用いた構造の地震時挙動 

先の実験は、EPS 盛土の地震時相互作用の中でも、特

に地震時の挙動による影響が大きいと考えられるコンク

リート床版の地震時挙動を解明することを目的とした。

したがって、実験および解析モデルは、橋台自体の応答

の影響が出ないように、実験土槽と橋台を剛結合すると

ともに、EPS 盛土と支持地盤の相互の影響を複雑化させ

ないように、橋台はⅠ種地盤相当の良質な地盤条件下に

設置されるものとした。しかしながら、本来、EPS 盛土

は軟弱地盤などの悪い条件下で使用されるものであり、

研究に関しても、軟弱地盤条件を再現すべきであると考

えられる。 

そのため、実際に設置される状況を考慮し、橋台、杭

基礎、地盤および上部工までを含んだ実構造物モデルを

対象に、背面にEPS盛土を有した橋台の2次元FEM非線

形時刻歴応答解析を行った。さらに解析で得られた知見

を検証するために、遠心場における動的加振載荷実験を

行った。  

 

4. アーチカルバート構造の研究結果 

4.1. アーチカルバートにおける入力地震動のばらつ

きの影響の関する検証 

アーチカルバートの構造形式には大きく分けて、カル

バート工指針に規定されている接合部を設けない一体構

造と、プレキャスト部材の使用によりヒンジによる接合

部を設ける分割構造が存在する。本研究では分割構造の

中でも施工実績の最も多い2箇所の接合部をヒンジとし

た2ヒンジアーチと、これと同じ内空断面でカルバート

工指針の規定により設定された構造（以降、指針アーチ）

を対象とし、入力地震動の違いによるアーチカルバート

の地震時応答が、この異なる構造形式によってどのよう

な影響を受けるのかを比較検証した。比較の方法は、同

一の加速度応答スペクトルとなる複数の地震動を入力波

として、応答震度法によりアーチカルバートの地震時応

答を求めることで行った。 

(1) 解析条件 

アーチカルバートの部材諸元は、表-4.1に示す条件で

常時設計を行い、図-4.1のように決定した。2ヒンジア

ーチはたわみ変形量による水平地盤反力を水平方向の側

壁地盤バネにより考慮し、基礎地盤の地盤反力係数も大

きく見るなど、地盤抵抗を多く見込んだ設計であるため、

指針アーチに比べ部材厚が約20%～30%薄くなっている。 

図-4.2に地震時解析の検討フローを示す。地盤応答値

の算出は、一次元地盤応答解析を用いた。入力した地震

動は、図-4.3に示す道路橋示方書Ⅴ編に示されているⅠ
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種地盤のタイプⅡ地震動の波形3波を基盤面に与え、表

-4.2に示す地盤条件において、盛土および基礎地盤の応

答加速度分布を求めた。 

次に、一次元地盤応答解析で求めた応答加速度を節点

荷重に換算し、地盤～構造物の全体系へ静的に載荷させ

ることでアーチカルバートの地震時応答を求めた。なお、

構造部材はファイバー要素、地盤は収束地盤剛性を用い

た弾性要素、構造部材と地盤の境界部にはジョイント要

素を用いた。また、カルバートのコンクリート構成則は

横拘束筋の効果について不明な点が多いため、本検討で

は図-4。4に示すように、終局ひずみ εcu=0.0035までは

道路橋示方書Ⅲ編21）の構成則とし、これを超えるひずみ

領域では剛性低下を考慮し、εcu=0.0050 で最大強度の

80％になると仮定したモデルを用いた。 

表-4.1  常時の設計条件 
 指針アーチ ２ヒンジアーチ 

設計法 カルバート工指針 ２ヒンジアーチ技術マニュアル 

構造 鉄筋コンクリート構造 

形状 
アーチカルバート内空幅：10.8ｍ，内空高：6.73ｍ 

ヒンジ無 ヒンジ有 

材料 

コンクリー

ト 

設計基準強度：40N/mm2 

許容曲げ圧縮応力度：14N/mm2 

許容せん断応力度：0.55 N/mm2 

死荷重時のヤング係数：31kN/mm2 

活荷重時のヤング係数：31kN/mm2 

死荷重時のヤング係数：15kN/mm2

活荷重時のヤング係数：31kN/mm2

鉄筋 

SD345 

許容引張応力度：180N/mm2 

鉄筋の最小かぶり：25mm 

地盤 変形係数 

盛土 ：αE0＝28MPa 
盛土 ：αE0＝28MPa 

地盤反力係数 kH＝8,320kN/m3 

基礎地盤：αE0＝42MPa 

地盤反力係数 kv＝8,680kN/m3 

せん断地盤反力係数 ks＝kv／3 

＝2,893 kN/m3 

基礎地盤：αE0＝42MPa 

地盤反力係数 kv＝14,870kN/m3 

せん断地盤反力係数 ks＝kv／3 

＝4,957 kN/m3 

荷重 

鉛直方向 

躯体自重：24.5kN/m3 

埋戻土 ：19.0kN/m3（土被り 2.0m） 

活荷重：Ｔ-25，ｑ＝10kN/m2 

の 2 ケース 

活荷重：Ｔ-25，ｑ＝10kN/m2 

の 9 ケース 

水平方向 
天井部の水平土圧係数：K＝0.3 

側壁部の水平土圧係数：K＝0.3 

天井部の水平土圧係数：K＝0.3 

側壁部の水平土圧係数：K＝0.5 

 部材厚 指針アーチ ２ヒンジアーチ 

Ｔ1 450 300 

Ｔ2 600 500 

分割接合部 

図-4.1 部材諸元(単位：mm) 

図-4.2 解析検討フロー 

常時解析による初期応力算定

　地盤応答解析（一次元地盤応答解析　shake）
　　・地震波を基盤面に入力
　　・地盤内における応答加速度分布を算出

　応答震度法
　　・FEMによる全体系解析
　　　　構造部材：ファイバー要素
　　　　地盤：線形ひずみ要素
　　　　境界部：ジョイント要素
　

　地震時応答
　　　各部位の曲率による塑性率

盛土

基礎地盤

基盤面

幅

高さ
幅×高さ
： 93.0m×19.4m

表-4.2 地盤条件 

地層名称
層厚
（m）

γ

（kN/m3）
N値 Vs（m/s）

Go

（kN/m2）
ポアソン
比　ν

基盤面 - 19.0 50 300 174,490

57,593

126,102

9.2

10.2
0.450

盛土

基礎地盤

19.0

20.0

10

30

172

249

図-4.3 入力地震動 
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(2) 解析結果 

図-4.5 に一次元地盤応答解析より求めた構造物天端

の部材厚軸心と底版軸心の相対変位が最大となる時刻で

の、加速度とせん断ひずみの分布を示す。入力地震動の

違いによるせん断ひずみの差は、最も差の大きい深度2m

付近でも平均値 2.1％に対して－0.1%～＋0.2%であり、

ほぼ同じ結果となった。しかし、加速度分布には差が生

じており、加速度波形Ⅱ-Ⅰ-2 が全深度にわたり他の 2

波と大きく異なる結果となった。 

応答震度法による解析において L2 時に鉄筋降伏する

部位に着目し、入力地震動の違いによる発生曲率φと降

伏曲率φyの値を表-4.3、表-4.4に、鉄筋降伏部位と発

生曲率φのばらつきを図-4.6、図-4.7に示す。 

指針アーチでは、部位A、B、C、Dの4箇所で鉄筋降伏

が発生しており、この中でも発生曲率φが一番大きい部

位Cで最も損傷が進んでいることが分かる。φのばらつ

きに着目すると、部位Aで平均値2.14×10-2(1/m)に対し

て－8％～＋8％、部位Bで平均値1.62×10-2(1/m)に対し

て－11％～＋19％、部位Cで平均値3.01×10-2(1/m)に対

して－5％～＋9％、部位Dで平均値1.75×10-2(1/m)に対

して－19％～＋26％の差が生じている。 

2ヒンジアーチでは、部位C、Eの2箇所で鉄筋降伏が

発生しており、指針アーチと同様に、発生曲率φから部

位Cにおいて最も損傷が進んでいることが分かる。φの

ばらつきに着目すると、部位Ｃで平均値9.24×10-2(1/m)

に対して－9％～＋10％、Ｅで平均値 9.49×10-3(1/m)に

対して－20％～＋17％の差が生じている。 

(3) 解析結果に関する考察  
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σcu=0.8×σc=0.8×34=27.2N/mm2

σc=0.85×40=34N/mm2

εcu=0.0035

ひずみεc

応
力
度

σ
c

εcu=0.005

図-4.4 コンクリート構成則 

図-4.5 加速度とせん断ひずみ分布 

-12

-10

-8

-6

-4

-2

0

2

4

6

8

-500 0 500 1000

加速度(gal)

深
度

(m
)

Ⅱ-Ⅰ-１

Ⅱ-Ⅰ-２

Ⅱ-Ⅰ-３

構造物頂版軸心

構造物底版軸心

-12

-10

-8

-6

-4

-2

0

2

4

6

8

0 1 2 3

せん断ひずみ(%)

深
度

(m
)

Ⅱ-Ⅰ-１

Ⅱ-Ⅰ-２

Ⅱ-Ⅰ-３

構造物頂版軸心

構造物底版軸心

表-4.3 指針アーチのφとφyの値 

表-4.4 2ヒンジアーチのφとφyの値 

発生曲率φ 軸力N 降伏曲率φy
部位 地震波 (1/m) (kN) (1/m)

Ⅱ-Ⅰ-1 1.97E-02 802 6.03E-03
Ⅱ-Ⅰ-2 2.31E-02 841 6.06E-03
Ⅱ-Ⅰ-3 2.13E-02 770 6.01E-03
Ⅱ-Ⅰ-1 1.43E-02 1776 6.61E-03
Ⅱ-Ⅰ-2 1.93E-02 1783 6.62E-03
Ⅱ-Ⅰ-3 1.49E-02 1814 6.64E-03
Ⅱ-Ⅰ-1 2.90E-02 948 4.10E-03
Ⅱ-Ⅰ-2 2.85E-02 927 4.09E-03
Ⅱ-Ⅰ-3 3.29E-02 978 4.11E-03
Ⅱ-Ⅰ-1 1.41E-02 1391 4.04E-03
Ⅱ-Ⅰ-2 2.21E-02 1617 4.12E-03
Ⅱ-Ⅰ-3 1.63E-02 1434 4.06E-03

D

指針アーチ

A

B

C

発生曲率φ 軸力N 降伏曲率φy
部位 地震波 (1/m) (kN) (1/m)

Ⅱ-Ⅰ-1 8.38E-02 818 5.37E-03
Ⅱ-Ⅰ-2 1.01E-01 801 5.36E-03
Ⅱ-Ⅰ-3 9.21E-02 792 5.35E-03
Ⅱ-Ⅰ-1 7.55E-03 986 7.10E-03
Ⅱ-Ⅰ-2 1.11E-02 1007 7.12E-03
Ⅱ-Ⅰ-3 9.86E-03 1019 7.13E-03

２ヒンジアーチ

C

E
図-4.6 指針アーチの鉄筋降伏部位とφのばらつき 
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入力地震動の違いによる発生曲率φのばらつきについ

て最も損傷の進む部位Cについて比較したところ、いず

れの構造形式においても1割程度の発生曲率のばらつき

が生じている。アーチカルバートの耐震設計では、この

ような応答のばらつきが生じることに対する検討が重要

であると考えられ、２ヒンジアーチでは発生曲率の絶対

値が大きいので、指針アーチより損傷度合いが大きくな

る可能性がある。 

 

4.2. 隣接するアーチカルバートと橋台の地震時相互

作用の評価 

アーチカルバートが設置される盛土区間に隣接する橋

梁区間の橋台にアーチカルバートが近い場合、それぞれ

の構造が地震時にどのような影響を及ぼすのか十分な知

見が得られていない。そこで、本検討ではアーチカルバ

ートと橋台の離隔の違いが地震時に相互に与える影響を

評価するため、地震時応答解析により検討を行った。 

(1) 解析条件 

本検討では図-4.8 に示すように盛土中にアーチカル

バートと橋台を隣接させ、応答震度法により解析を行っ

た。対象とする橋台は杭基礎形式の逆T型構造とし、ア

ーチカルバートは施工実績の多い2ヒンジアーチとした。

解析の境界条件としては、底面を固定、側方境界を水平

ローラーとし、アーチカルバートの側面からモデルの側

方境界までを、表層厚（盛土＋基礎地盤＝21.2m）に対し

て3倍以上の距離を確保した。 橋台およびアーチカルバ

ートはそれぞれ個別に構造計算を行い図-4.9 に示すよ

うに構造寸法を決定した。橋台についてはソリッド要素、

アーチカルバートについてはファイバー要素としてモデ

ル化し、各構造物と地盤の間には滑り及び剥離を考慮す

るためジョイント要素を設定した。 

地盤条件については、図-4.8に示すように基礎地盤が

N=30、盛土はN=10の砂質土とし、基礎地盤の下層にN=50

の基盤層を設け、この基盤層下層から地震動を与えた。

入力地震動は、道路橋示方書Ⅴ編に示されるL2地震動の

うち、Ⅰ種地盤のタイプⅡ地震動（Ⅱ-Ⅰ-1）を用いた。

表-4.5に地盤条件を示す。地盤の剛性については、非線

形性を考慮するため表-4.5 に示した初期せん断剛性を

用いて一次元地盤応答解析を行い、収束せん断剛性を算

出した。 

図-4.7 2ヒンジアーチの鉄筋降伏部位とφのばらつき 
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図-4.8 解析モデル図 
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図-4.9 構造寸法図（単位：mm） 

表-4.5 地盤条件 

地層名称 土質
層厚
（m）

単位体積重量

γ（kN/m
3
）

N値
せん断弾性波速度

Vs（m/s）
初期せん断剛性率

Go（kN/m
2
）

ポアソン
比　ν

盛  土 砂質土 9.20 19.0 10 172 57,593 0.450

基礎地盤 砂質土 12.00 20.0 30 249 126,102 0.450

基 盤 層 礫質土 10.00 20.0 50 295 177,263 0.450

解析ケース B/D

case-1 0.3

case-2 1.0

case-3 3.0

case-4 ∞（橋台無し）

表-4.6 検討ケース 
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検討ケースは表-4.6に示すように、橋台とアーチカル

バートの離隔をB、アーチカルバートの幅をDとしたと

きの離隔の度合いB/Dをパラメータとし4ケースを設定

した。アーチカルバートと橋台の離隔は、 B/D＝0.3、1.0、

3.0 の 3 パターンとし、比較のために橋台を設けないケ

ース（B/D＝∞）についても解析を実施した。また、case-1

～case-3は解析モデルが左右非対称であることから、応

答加速度による慣性力を作用させる方向によって異なる

結果となる可能性があるため、慣性力の作用方向を橋台

前面方向（以降、橋台方向）および橋台背面方向（以降、

アーチ方向）の2方向として解析を行なった。 

(2) 解析結果 

一次元地盤応答解析によって算出した慣性力を、先に

示したFEMモデルに作用させ地震時解析を行なった。ア

ーチカルバートと橋台の離隔の度合いB/Dが変化するこ

とで、アーチカルバートおよび橋台の断面力がどのよう

に変化するのかを確認するため、それぞれの断面力を橋

台なし（アーチなし）の条件での値で除したもの（断面

力比）とB/Dの関係について整理する。 

図-4.9、図-4.10にL2時におけるアーチカルバートの

最大曲率比および最大せん断力比とB/Dの関係を示す。

いずれのケースにおいても橋台なしのケースに比べ、発

生曲率やせん断力が小さくなっており、曲率比およびせ

ん断力比ともに1.0 を下回った。また、B/D が小さくな

るにつれて曲率比およびせん断力比は概ね小さくなって

おり、この傾向は特に橋台方向作用時の曲率比において

顕著であった。これは、橋台とアーチカルバートが近づ

くことで、その間の盛土の地震時せん断変形が拘束され、

それによりアーチカルバートの変形も小さくなり、最大

曲率比が小さくなったものと考えられる。 

図-4.11、図-4.12 に L2 時における橋台基部および基

礎杭の最大曲げモーメント比および最大せん断力比と

B/D の関係を示す。これらの算出の際にはアーチ部材は

線形部材とし、アーチカルバートの無い橋台のみのケー

スも追加した。いずれのケースにおいてもアーチなしの

ケースに比べ小さい発生断面力となっており、B/D が小

さいほど最大断面力比が概ね小さくなる傾向が見られた。

これは、アーチカルバートが盛土よりも剛性が高く、盛

図-4.9 アーチカルバート曲率比 図-4.10 アーチカルバートせん断力比 

図-4.12 橋台・基礎せん断力比 図-4.11 橋台・基礎曲げモーメント比 
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土の地震時せん断変形を低減しているものと考えられる。 

ここで、アーチカルバートと橋台の間の地盤の地震時

挙動を確認するため、図-4.13に地盤のL2時水平応力分

布を示す。水平応力は引張側を（＋）、圧縮側を（－）で

示している。慣性力を橋台方向に作用させた場合におい

ては、B/D＝0.3、1.0 の 2 ケースでアーチカルバートと

橋台の間の盛土が全体に圧縮状態にあるのに対し、B/D

＝3.0 および橋台なしの2ケースでは、アーチカルバー

ト天端上方の地表面部の水平応力に引張応力が生じてい

る。また、底版下に生じる引張力も離隔が小さいほど小

さくなることが分かる。これは、アーチカルバートと橋

台の離隔が大きい場合には、アーチカルバートが盛土に

比べて変形が小さいことから、盛土とアーチカルバート

が離れる挙動としてアーチカルバート上面に引張力を示

すのに対し、アーチカルバートと橋台の離隔が小さい場

合には、剛性の高い橋台の影響でアーチカルバートと橋

台の間の盛土の変形が拘束されることで全体に圧縮力が

生じたものと考えられる。 

慣性力をアーチ方向に作用させた場合においては、B/D

による違いは生じず、全てのケースにおいてアーチ天端

上方の地表面付近で右側が引張、左側が圧縮、底版下面

右側で引張の水平力分布を示している。これは、橋台と

盛土の間に剥離が生じたため、橋台による影響がほぼ生

じなかったものと考えられる。 

 

4.3. アーチカルバートの地震時限界性能の検討およ

びヒンジ式プレキャストアーチカルバートの地

震時限界性能の検討 

カルバート工指針では、カルバートの内空断面が一定

の寸法を超える場合やヒンジの継手がある組立式プレキ

ャストカルバートなどは、従来型カルバートの適用範囲

外として扱われる。従来型カルバートの適用範囲内にお

ける耐震性能照査は、これまでの被災実績を考慮し、常

時の作用に対する照査を行えば、地震時の影響を考慮し

た解析を行わなくともその耐震性能は満たされる、いわ

ゆる見なし設計の考え方が採用されている。しかしなが

ら、2ヒンジアーチおよび3ヒンジアーチはヒンジ継手

を有する組立式プレキャストカルバートであるため、こ

のような見なし設計の考え方は適用できず、耐震性能を

評価するためには、カルバート自体の地震時挙動を把握

したうえで、適切かつ総合的な検討が必要となる。 

これまでの 2 ヒンジアーチ、3 ヒンジアーチの耐震性

能に関する研究については、さまざまな振動実験や解析
例えば22）、23）、24）、25）が行われており、結果として L2 規模の

地震動に対しヒンジ部が先行的に破壊する可能性が低い

ことなど、一定の耐震性能を有していることは確認され

ている。しかしながら、これらの研究は、構造物の地震

時の安全性を評価するために重要な、終局に至るまでの

損傷過程や終局状態そのものが明らかにされていないた

め、耐震性能の評価手法が確立されるまでには至ってい

ないと考えられる。 

そこで本研究では、2 ヒンジアーチおよび3ヒンジア

 

引張応力

橋台方向作用

底版下の引張応力

引張応力

底版下の引張応力

アーチ方向作用橋台方向作用

橋台方向作用

引張応力

橋台方向作用

底版下の引張応力

引張応力

アーチ方向作用

底版下の引張応力

引張応力

アーチ方向作用

底版下の引張応力

引張応力

アーチ方向作用

底版下の引張応力

図-4.13 水平応力分布（kN/m2） 

(1) B/D=0。3 

(2) B/D=1。0 

(3) B/D=3。0 

(4) 橋台なし（B/D=∞） 

圧縮 

引張 
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ーチの横断方向の耐震性能を評価する手法の確立を目的

として、模型供試体による載荷実験を行った。また、評

価の基準とするため、場所打ちコンクリートによって一

体施工されることにより継手が無く、断面寸法がカルバ

ート指針の適用範囲外となるアーチカルバート（以降、

場所打ちアーチと称す）をモデルとした供試体による載

荷実験を行った。 

実験はボックスカルバートを対象に行われた耐震性能

確認実験26）の載荷条件に準じ、常時の荷重状態を再現し

たそれぞれのアーチカルバートの供試体に対し、正負交

番の繰り返し荷重によるせん断変形を終局に至るまで作

用させ、損傷過程や終局状態の確認を行った。 

 

4.3.1. 実験条件 

(1) ヒンジ式アーチの特徴 

2 ヒンジアーチは図-4.14 に示すようにプレキャスト

コンクリート製の頂版部材と左右の側壁部材、場所打ち

コンクリートによる底版部材の計4部材で構成される。 

部材間の継手は、頂版と側壁はナックル形状のヒンジ

接合、底版部材と側壁とは鉄筋機械継手による剛接合と

なっている。ヒンジには図-4.14 に示すように頂版の脱

落防止対策としての曲がりボルト（M24（10.9））を挿入

しており、ボルト周りは発錆防止のためのモルタルを充

填している。 

3ヒンジアーチは図-4.15に示すように2つのプレキャ

スト部材を左右千鳥状に組み合わせアーチを形成し、そ

の周辺に盛土を施工することで、アーチカルバートを構

築する工法である。クラウンと左右脚部の基礎の合計 3

カ所にヒンジを有する。 

ヒンジ形状はクラウンがナックル状、脚部はキーウェ

イと呼ばれる場所打ちコンクリートの基礎にアーチ部材

を挿入し、アーチ部材とキーウェイとの間にモルタルグ

ラウトを充填する仕様となっている。 

(2) 実験概要 

写真-4.1にそれぞれの載荷状況を示す。載荷はすべて

の供試体に対して、終局まで行うことを想定しており、

終局時における供試体崩壊の危険を回避するため、実験

供試体は函体軸が上を向くように横倒しで設置し実験を

行った。なお、アーチのクラウンにある軸力載荷装置は、

供試体の水平変位挙動に追従することができる構造とな

っている。 

供試体は固定ブロックを介して反力壁に PC 鋼棒によ

って固定した。また3ヒンジアーチの基礎は不等沈下が

生じにくい良質地盤が設置の前提条件であるため、供試

体の基礎は鋼材（H-400×400×13×21）2 本を用いた剛

性の高い構造とした。 

載荷は載荷ジャッキにより土圧や自重などの常時の死

荷重による断面力を再現した供試体に対し、載荷ジャッ

キの荷重を保ちながら、左右の水平方向ジャッキにより

正負交番の強制変位を終局に至るまで与え、損傷過程と

終局状態の確認を行った。ここでいう終局状態とは、文

献27）を参考にカルバートの水平耐力が大きく低下し始

める状態とし、載荷が最大荷重の 80%以下に低下した時

と定義した。 

(3) 実験供試体の設計 

本研究で使用した実験供試体は、実大寸法に対し概ね

1/2 の寸法とした。実験供試体の寸法は、実大寸法の設

計結果に縮尺を乗じることで決定した。 

実大寸法でのアーチカルバートの仕様を示す。内空幅

は、カルバート指針の適用範囲外に設定するため、場所

打ちコンクリートによる従来型アーチカルバートの適用

範囲である内空幅8.0m以内を超える8.5m程度とした。

土かぶり条件は図-4.16に示すように2.0mとし、常時の

荷重条件にて、場所打ちアーチカルバートのカルバート

指針での慣用設計法を用いて断面諸元を決定した。実大

寸法の設計で用いた材料物性値を表-4.7に示す。コンク

リートの設計基準強度は 40N/mm2、鉄筋の許容引張応力

度は180N/mm2を採用した。また2ヒンジアーチと場所打

ちアーチは底版に発生する地盤反力を地盤バネで考慮し

ており、今回はＮ値30の良質な砂質地盤上に構築される

ものとした。  

次に図-4.17 のそれぞれの左側に示すような常時死荷

図-4.14 2ヒンジアーチ構造 

図-4.15 3ヒンジアーチ構造 
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重により実大寸法の設計断面に生じる断面力を実験断面

に再現するため、事前解析を行い図-4.17 の右側に示す

ような載荷ジャッキの荷重値および供試体の支持条件を

決定した。なお場所打ちアーチと2ヒンジアーチは、隅

角部の損傷過程を評価するために、文献 28)の載荷方法

に準じて、写真-4.1（a）（b）に示すように固定ブロック

をアーチ底版幅より小さくし、隅角部が自由に動くこと

のできる、いずれの方向にも拘束されないモデルとし、

底版の支点位置は図-4.17（a）（b）に示すように固定ブ

ロックの幅とした。 

鉛直方向および水平方向の載荷ジャッキから作用させ

る集中荷重値と載荷位置は、その荷重の作用により供試

体に発生する曲げモーメントおよび軸力の値や分布形状

が、常時荷重による設計断面での断面力値と分布形状に

できるだけ近づけることを目標に決定した。図-4.18 に

常時荷重による設計断面の発生断面力図、集中荷重によ

る実験断面の発生断面力図を示す。 

ここで 3 種類それぞれのアーチに対し、ジャッキの集

中荷重によって実際の土圧の様な分布荷重による断面力

値および断面力分布を完全に一致させることは困難であ

った。そのため場所打ちアーチと2ヒンジアーチでは、

正負交番荷重によりはじめに損傷を受けると考えられる

側壁基部に着目し、その位置の設計断面と実験断面との

断面力を合わせることを目的に集中荷重の大きさおよび

作用位置を設定した。  

なお、3 ヒンジアーチにおいて実験断面に発生する曲

げモーメントと軸力を設計断面に近づけるため、ジャッ

キの集中荷重値を調整した。その結果、図-4.17（c）の

実験断面に示すように、他アーチと比べ水平荷重が2倍

ほど、鉛直荷重が半分ほどの差のある荷重となった。そ

れにより、図-4.18（c）に示すような、実験断面のアー

（b ）2ヒンジアーチ  （c）3ヒンジアーチ 

図-4.16 実大寸法の設計断面図(単位mm) 

（a）場所打ちアーチ 

設計基準強度 40 N/㎜
2

弾性係数 31 kN/㎜
2

降伏強度 345 N/㎜
2

弾性係数 200 kN/㎜
2

コンクリート 14 N/㎜
2

せん断 0.55 N/㎜
2

鉄筋 180 N/㎜
2

鉄筋コンクリート構造構造

コンク

リート

鉄筋

材料

許容応力度

表-4.7 材料物性値（実大寸法の設計）

（a） 場所打ちアーチ 

（b） 2ヒンジアーチ 

（c） 3ヒンジアーチ 

写真-4.1 供試体設置概要写真 

鉛直力 

水平力(変位) 水平力(変位)

正負 

交番 

PC鋼棒 
固定ブロック 

水平載荷装置 軸力載荷装置 

水平載荷装置 

鋼材基礎 

ヒンジ 

ヒンジ ヒンジ 

水平載荷装置

軸力載荷装置 

PC鋼棒 
固定ブロック 

水平載荷装置 
鉛直力 

水平力 

(変位) 
水平力 

（変位） 

正負

交番

ヒンジ  ヒンジ 

隅角部は非拘束 

固定ブロック 

軸力載荷装置 

正負 

交番 

鉛直力 

水平力(変位) 水平力(変位)

水平載荷装置 

PC鋼棒 

水平載荷装置 

隅角部は非拘束 
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チ外側には設計断面では発生しない大きな曲げモーメン

トが発生するため、正負交番載荷により外側引張による

終局が内側引張による終局に対して先行して発生しない

ようにアーチ外側の鉄筋量を増加した。 

これらの事前解析により、実験の初期荷重と載荷位置

は図-4.17 に示すように決定した。場所打ちアーチの場

合は、図-4.17（a）に示すように鉛直方向には270kNの

荷重を頂版アーチ中央から1450mmの位置2点に、水平方

向には120kNの荷重を底版軸線より3250mmの位置へ載荷

することとした。2 ヒンジアーチの場合は図-4.17（b）

に示すように鉛直方向には240kNの荷重を頂版アーチ中

央から1450mmの位置2点に、水平方向には80kNの荷重

を底版軸線より3350mmの位置へ載荷することとした。3

ヒンジアーチの場合は図-4.17（c）に示すように鉛直方

向には160kNの荷重を頂版アーチ中央から750mmの位置

2点に、水平方向には200kNの荷重を底版軸線より2275mm

の位置へ載荷することとした。その結果、図-4.18（a）

に示すように、場所打ちアーチの側壁基部は、モーメン

トが設計断面155.7kN･mに対し実験断面では156.2kN･m、

軸力が設計断面271.6kNに対し実験断面では270.0kNと

なり、図-4.18（b）に示す2ヒンジアーチの側壁基部は、

モーメントが設計断面 174.1kN･m に対し実験断面では

173.2kN･m、軸力が設計断面 238.5kN に対し実験断面

240.7kN となり、図-4.18（c）に示す3ヒンジアーチの

内側モーメントが設計断面 18.5kN･m に対し実験断面で

は25.6kN･m、軸力が設計断面259.9kNに対し実験断面で

は206.1kNとなり、設計断面と実験断面の曲げモーメン

トと軸力を合わせることができた。 

図-4.19 に実験供試体の寸法および配筋要領を示す。

実験供試体の縮尺は、2 ヒンジアーチと場所打ちアーチ

については1/2、3ヒンジアーチについては約1/2（内空

幅の比4800/8500=0.56）とし、供試体の配筋は実大寸法

の設計断面計算で求めた鉄筋量に対し断面積比を合わせ

ることで決定した。2 ヒンジアーチのヒンジ部に使用す

る曲がりボルトについても、実大サイズの規格M24に対

し断面積比が1/2に近いM16とした。  

（a）場所打ちアーチの設計断面（左）と実験断面（右） 

（b）2ヒンジアーチの設計断面（左）と実験断面（右） 

（c）3ヒンジアーチの設計断面（左）と実験断面（右） 

図-4.17 実大寸法の解析モデル図（単位㎜） 

（a）場所打ちアーチ 

（b）2ヒンジアーチ 

（c）3ヒンジアーチ 

図-4.18 実大寸法での断面力比較図 

（左は曲げモーメント、右は軸力図） 
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(4) 載荷手順 

図-4.20 にそれぞれの実験供試体のセットアップ図を

示す。初期荷重の載荷位置や大きさはそれぞれ実大寸法

の実験断面の再現解析で求めた値に縮尺を乗じたものと

し、場所打ちアーチは鉛直荷重135kNを頂版アーチ中央

部から725mmの位置に2点載荷、水平荷重60kNを底版下

面より1800mmの位置に載荷、2ヒンジアーチは鉛直荷重

120kNを頂版アーチ中央部から725mmの位置に2点載荷、

水平荷重 40kN を底版下面より 1800mm の位置に載荷、3

（b）2ヒンジアーチ 

（c）3ヒンジアーチ 

（a）場所打ちアーチ 

図-4.20 実験供試体セットアップ図 

場所打ち 2ヒンジ 3ヒンジ

圧縮強度 49.8 N/㎜
2

63.5 N/㎜
2

49.0 N/㎜
2

弾性係数 35.2 kN/㎜
2

29.8 kN/㎜
2
40.2 kN/㎜

2

※プレキャストアーチは平均値を示す

（c）3ヒンジアーチ 

（b）2ヒンジアーチ 

（a）場所打ちアーチ 

図-4.19 実験供試体の構造配筋図 

（単位㎜、鉄筋本数は奥行1ｍあたり） 
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ヒンジアーチは鉛直荷重 90kN を頂版アーチ中央部から

424mmの位置に2点載荷、水平荷重は113kNを下面より

1285mmの位置に載荷した。なお、鉛直方向の荷重は1つ

の載荷ジャッキから鋼材を介して2点に分かれる載荷と

なっている。 

載荷では、正負交番載荷実験に先立ち予備載荷を行い、

鉄筋ひずみの実測値が 1725μ（供試体に使用した鉄筋

SD345 の降伏強度の規格値をヤング係数 2.0×105N/mm2

で除した値）を超えた時点のアーチクラウンに発生した

水平変位量を基準変位δ0と定めた。予備載荷の結果、そ

れぞれ図-4.20に示す位置で1725μの鉄筋ひずみが実測

され、基準変位は場所打ちアーチがδ0＝6mm、2 ヒンジ

アーチがδ0＝22mm、3ヒンジアーチがδ0＝7mmとなった。 

載荷手順は、図-4.20での右へ押す方を正方向とした。

まず正方向載荷として、鉛直荷重を載荷した状態で、左

側のジャッキを変位制御、右側のジャッキを荷重制御し

て、右側のジャッキを初期荷重（場所打ちアーチは60kN、

2ヒンジは40kN、3ヒンジは113kN）を保持するように制

御しながら左側のジャッキを基準変位まで押し込んだ。

なお、鉛直荷重のジャッキは油圧弁を締めたままで荷重

を保持している状態であり、荷重制御や変位制御は行っ

ていない。 

次に負方向載荷として左側のジャッキ荷重を初期荷重

まで低減したところで、左側のジャッキを変位制御から

荷重制御に、右側のジャッキを荷重制御から変位制御に

入れ替え、同様の手順にて載荷を行った。この正負の水

平載荷を1サイクルとし、基準変位の整数倍を各ステッ

プ3サイクルずつ繰り返す漸増載荷を行った。載荷は左

右の水平方向ジャッキの荷重を合計した値が最大の

80％を下回る時点まで行った。 

(5) 計測項目および確認項目 

計測項目および確認項目は、鉄筋降伏や荷重低下など

の損傷イベントが発生した時の荷重値と層間変形角との

関係や載荷中のヒンジの回転挙動、終局時の破壊形態と

した。特にカルバート指針でヒンジを有する構造は、部

分的な破壊がカルバート全体の崩壊につながる可能性を

懸念事項として示しており、ヒンジの挙動や終局時のヒ

ンジの破壊や脱落の有無を確認することは重要であった。 

評価に用いた供試体の層間変形角は、図-4.21 に示す

ようにアーチクラウンに発生した水平変位δを、底版軸

線位置からアーチクラウン軸線位置までの高さhで除し

た値と定義した。 

 

4.3.2. 実験結果および考察 

実験結果はまず基本ケースである場所打ちアーチに関

して述べ、その後2ヒンジアーチと3ヒンジアーチの結

果を場所打ちアーチの結果との比較を加えながら述べる。 

(1) 場所打ちアーチ 

正負交番載荷における水平荷重と層間変形角との関係

を図-4.22に示す。水平荷重Pは図-4.。20での左右のジ

ャッキ荷重の合計値で、常時死荷重を模した初期荷重時

からの増減分を示している。またひび割れ損傷図を図

-4.23に、終局載荷後の供試体状況を写真-4.2に示す。

損傷図については、実験は左右対称モデルであり、左右

の損傷は概ね同等となったことから、右側のみを示した。 

損傷過程は層間変形角 0.32%の載荷時に左側壁基部の

外面側主鉄筋が降伏し、層間変形角 1.1％で隅角部へ斜

めひび割れが発生、層間変形角 1.4%の載荷で最大荷重

290.5kNを示した。その後は荷重値を徐々に下げながら、

層間変形角 1.7％の載荷で側壁基部外面側のコンクリー

（a）場所打ちアーチ 

（b）2ヒンジアーチ （c）3ヒンジアーチ 

図-4.21 層間変形角の定義 

図-4.22 水平荷重－層間変形角の関係（場所打ち） 
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トが剥落し始め、層間変形角1.9%の載荷では図-4.23（c）

に示すようにアーチ肩部内面側のコンクリートが剥落、

最終的には層間変形角 2。8%に達した後、図-4.23（d）

および写真-4.2（b）に示すようにアーチ肩部での曲げせ

ん断破壊が発生し終局に至った。 

アーチ肩部内面のコンクリートが剥落し始める層間変

形角 1。9%までは側壁基部のひび割れが先行して進行し

たが、側壁基部が塑性化したため曲げモーメント分布に

（a）全景（矢印は撮影方向を示す） （b）アーチ肩部での曲げせん断破壊 

写真-4.2 終局状況写真 

（d）右側隅角部の損傷（供試体下面側） （e）側壁部内面側 （f）側壁部外面側 （c）アーチ肩部内側 

コンクリート剥落 

アーチ肩部 アーチ肩部 

損傷は付根に集中

底版 

←アーチクラウン 側壁脚部→ 

終局箇所 

（c）→ 

（e）→ 

（f）

←

アーチクラウン 

側壁脚部 

終局箇所 

アーチクラウン 

側壁脚部 

（a）層間変形角0.32%   （b）層間変形角1.4%   （c）層間変形角1.9%    （d）層間変形角2.8% 

（初降伏時）      （最大荷重時）    （アーチ内面剥落時）     （載荷終了時） 

図-4.23 ひび割れ損傷図（場所打ちアーチ）
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変化が生じ、アーチ肩部の曲げモーメントおよび軸力が

大きくなったため、層間変形角2.8%でのアーチ肩部での

曲げせん断破壊につながったものと考えられる。 

主鉄筋に降伏が生じた側壁基部を見ると、外側は広い

範囲に分散して鉄筋が降伏に至ったのに対し、内側では

図-4.23（c）に示すように、鉄筋の降伏が付根に集中し

ており、写真-4.2（e）に示すように、ひび割れは上部へ

広がらず付根に集中する様子が見られた。これは、写真

-4.2（d）に示すように隅角部での損傷が進んだことによ

り内側主鉄筋の定着が低下したために鉄筋の抜け出しが

生じ、ひび割れが分散しなかったことが原因だと考えら

れる。 

層間変形角の増加による内空寸法および鉛直荷重の変

化を図-4.24 に示す。ここでの内空幅は載荷点位置の水

平距離であり、内空高についてはアーチ中心線での距離

とした。内空変形量がプラスになった場合は内空寸法の

増加を、マイナスになった場合は減少を示している。な

お、鉛直荷重の推移では層間変形角±2%付近で計測値が

不連続となっているが、これは実験が2日間に渡ったた

め、一旦、載荷装置の荷重を除荷しなければならず、翌

日に再載荷を行ったが、ジャッキの載荷精度の問題によ

り、前日と同じ荷重の再現はできなかったことが原因で

ある。 

アーチの変形は図-4.25 に示すように。層間変形角の

増加に従い内空幅が狭まり、内空高は広がり頂版が持ち

上がるような推移をした。これは側方荷重ジャッキの変

位載荷によって側壁が内側に押される塑性変形が徐々に

残留していったためと考えられる。またアーチカルバー

トに作用していた鉛直荷重は、終局時においても土圧な

どの鉛直死荷重を模した初期荷重P=270kN以上を保持し

た。このことより、アーチ肩部の曲げせん断破壊により

終局時にアーチカルバートの最大水平耐力は低下したが、

その状態でも土かぶり荷重などの上載荷重は維持されて

おり、終局後も内空断面の形状が保持できないような鉛

直方向の耐荷力の喪失には至っていないことが確認でき

る。 

(2) 2ヒンジアーチ 

水平荷重と層間変形角との関係を図-4.26 に示す。損

傷過程は左右側壁基部の外面側鉄筋が基準変位の層間変

形角1.3%で降伏し、続いて内面側鉄筋の降伏が層間変形

角2.2％で発生した。その時の損傷状態を図-4.27（a）（b）

に示す。その際の層間変形角2.2%にて隅角部へ斜め方向

のクラックの発生が見られる。最大荷重は正側165.7kN、

層間変形角+2.2％で達し、それ以降は最大の約 95%以内

の荷重が層間変形角4.4%まで保たれた。層間変形角3％

で隅角部に斜め方向ひび割れが目立ち始め。正負とも層

間変形角が約4.4%を過ぎたあたりから、荷重が低下し終

局に至った。荷重低下が起こり始めた時点での損傷状態

を図-4.27（c）に示す。側壁付根のかぶりコンクリート

の剥落はこの時点から確認され始めた。 

終局状態における供試体を図-4.27（d）、および写真

-4.3 に、特徴的な損傷を写真-4.3（b）（c）に示す。側

壁付根から隅角部にかけ、場所打ちアーチと同様に大き

なひび割れやかぶりコンクリートの剥落などが見られた。

一方で、2ヒンジアーチは肩部にヒンジがあることから、

図-4.24 内空変位量と鉛直荷重の推移（場所打ち） 

図-4.25 変形のイメージ図 
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場所打ちアーチの様なアーチ肩部への曲げせん断破壊は

アーチ肩部にヒンジが在ることにより生じなかった。こ

のことから、終局時に荷重低下を引き起こした主要因は、

隅角部でのひび割れや剥落などの損傷であると考えられ

る。隅角部は力の流れが複雑になり適切に応力状態を評

価することが難しい。そのため、設計において隅角部は

一般部に対して耐荷力を十分に高めた上で剛域と扱うこ

とが一般的である。本実験の供試体の構造では隅角部の

損傷が進展したことを踏まえ、実構造物においても構造

上の配慮が必要と考えられる。 

なお、図-4.17（b）に示した集中荷重による実験供試

体の事前解析では、頂版内側および底版内面において図

-4.18（b）に示すように、実験断面の曲げモーメントが

設計断面に比べ大きく出ており、実際に実験においても

初期荷重載荷の段階からこの箇所に曲げクラックを観測

した。しかしながら、その後の正負交番載荷によってこ

の部位への鉄筋降伏や大きな変形などは発生しておらず、

この部位の初期の損傷は当研究の目的である損傷過程や

終局状態の確認に対し、大きな影響を与えるものではな

いものと考えられた。 

次にアーチカルバートの地震時の変形能について評価

を行う。ここでいう変形能とは、構造材料や構造部材、

構造物が外力を受けある限界状態に至るまでの変形量を

示す29）。一般に高次不静定構造である地中構造物は、一

部の部材が損傷しても構造物全体の崩壊には直結しない

とされている30）。そのため限界状態の評価には個別の部

位の耐力ではなく、構造物全体の変形能の指標である層

間変形角に着目する考え方がある31）。その場合、カルバ

ートの崩壊が所定の層間変形以内では起きないことを確

認することが重要となる。具体的な要求変形能として、

例えば1%32）などが存在するが、ここではカルバートの設

計指針の中では大きな数値である 2%（=1/50）33)を目安

として評価する。一般的な地中構造物の場合、変形は地

盤のせん断変形に支配されると考えられており、兵庫県

南部地震における非液状化地盤のせん断ひずみが最大で

1%弱 34)であったことを考慮すると、評価で目安とした

2％の変形能は安全側に設定した値であると言える。 

ヒンジ式アーチの場合、一般の地中構造物と比べて剛

性は低く、地盤と構造物との相互作用の関係が一般の地

中構造物と異なることより、同じ 2％の変形能の評価が

安全側であると断定はできないが、地震時のヒンジ式ア

ーチの挙動は、2ヒンジアーチは研究委員会報告書35）や

3 ヒンジアーチは澤村ら 25)の模型を使った動的振動実験

において、一般の地中構造物と同様に地盤のせん断変形

に支配されることが確認されている。これらの知見より、

今回の実験では変形能の評価の目安を2％とした。 

図-4.26 に示したように、水平荷重は層間変形角 1.5%

でピークを迎えたが、構造物にとって好ましくない隅角

部の損傷の発生は目安とした層間変形角 2%以降であり、

最終的には層間変形角4%以上の変形能を示した。このこ

（a）層間変形角1.3%   （b）層間変形角2.2%    （c）層間変形角4.4%    （d）層間変形角6.0% 

（初降伏時）      （最大荷重時）      （荷重低下前）      （載荷終了時） 

図-4.27 ひび割れ損傷図（2ヒンジ） 
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とより、実際の地震時による地盤のひずみに対し、断面

耐力や変形能は余裕があると考えられる。  

図-4.28 に 2 ヒンジアーチと場所打ちアーチとの包絡

線比較図を示す。2 ヒンジアーチの最大荷重値は場所打

ちアーチの0.57倍（165.7kN/290.5kN）であるが、その

時の変形能の比は1.6倍（2.2%/1.4%）、終局付近では1.7

倍（4.4%/2.6%）であった。このことは、2ヒンジアーチ

は場所打ちアーチと比べ、ヒンジの存在および部材厚が

薄いために剛性や耐力は低いが、変形能により地震力を

受け持つ構造であることが伺える。 

2 ヒンジアーチと場所打ちアーチの終局時の損傷状態

を比較すると、場所打ちアーチではアーチ部の曲げせん

断破壊が発生したのに対し、2 ヒンジアーチは肩部にヒ

ンジを有していることから同様の損傷が発生しなかった

ことが相違点として挙げられる。一方、一致点としては、

側壁基部の鉄筋降伏箇所は外側に幅広く分布しているが、

内側は付根に集中していること、および隅角部の損傷が

同じように斜め方向へのひび割れを起こしていることが

挙げられる。側壁基部の外側の損傷が分散したことに対

し、内側の損傷が付根に集中した原因としては、場所打

ちアーチと同様、内側鉄筋を定着する隅角部の損傷が大

図-4.28 包絡線比較（2ヒンジと場所打ち） 
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（h）ヒンジ外側 

（f） ヒンジ回転状態 

接触による剥落 

（g）ヒンジ回転状態

（i）ヒンジ内側 
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きくなり、鉄筋の定着が低下し、鉄筋の抜け出しが生じ

たためと考えられる。 

図-4.29に水平荷重とヒンジの回転角との関係を示す。

ヒンジの挙動は回転角を計測する変位計が途中でストロ

ーク不足を起こしたため、層間変形角3.8%までの計測で

あるが、ヒンジは荷重に従った安定した回転挙動を示し

た。終局時においても写真-4.3（i）に示すような、ヒン

ジの閉合による接触のために生じたコンクリートの部分

的な剥落が見られたが、頂部崩落につながるようなヒン

ジの破壊や脱落などの現象は見られなかった。また、ヒ

ンジ部の曲りボルトに発生した引張ひずみは層間変形角

6%時において約4400μであり、曲りボルトの降伏ひずみ

4700μ（JIS B1051 のボルトの強度区分10.9 の降伏応

力 940N/mm2に対し、ヤング係数 2.0×105N/mm2で除した

値）以下であったため、曲りボルトは降伏に至っていな

いことが伺える。 

層間変形角の増加による内空変形量と鉛直荷重の推移

を図-4.30に示す。2ヒンジアーチは載荷に従い、内空高

が減少、内空幅が増加しており、扁平な形状になった。

これは内空高が増加し、内空幅が減少した場所打ちアー

チと対照的な挙動であった。図-4.31 に示すように2ヒ

ンジアーチのせん断変形による挙動を単純化した場合、

門型のヒンジ構造の挙動に等価34）となることを確認して

いる。よって、場所打ちアーチの挙動と異なった原因と

しては、2 ヒンジアーチがせん断変形することで、頂版

中央が元の軸線位置より下がり扁平となったことである

と考えられる。 

ここで鉛直土かぶり圧を模した鉛直荷重を見ると、終

局時の鉛直荷重が初期鉛直荷重値以下となった。これは、

鉛直方向は初期荷重を制御せず保持していたのみであっ

たため、2 ヒンジアーチが扁平形状となり、頂版が内空

側へ変形したことで、ジャッキの荷重が下がったためと

考えられる。しかしながら、終局時においても約 90%の

鉛直荷重が作用しており、供試体のアーチ形状は維持さ

れていたことから、 2ヒンジアーチは終局後であっても

鉛直方向の上載荷重を維持することができ、鉛直耐荷力

の喪失には至らないと考えられる。 

アーチカルバートのような地中構造物の場合、地震被

害などの損傷確認は一般に函体内面からの目視により行

なわれる。今回の実験結果のような隅角部や側壁外側の

損傷が発生した場合、内面側からの目視では確認するこ

とは困難であり、目視ができる内面側での損傷が確認さ

れた時には、側壁基部外面や隅角部での損傷は大きなも

のとなっていると考えられる。そのため、損傷が起こり

やすい部位をはじめから把握しておくことや、変形能が

大きく、ヒンジの回転と載荷される荷重に相関がある 2

ヒンジアーチの場合においては、地震後の内空変形やヒ

ンジの回転量などを計測することで損傷状態を推定し対

策を講じるなど、構造物の特徴を事前に評価しておくこ

とが必要と考えられる。 

(3) 3ヒンジアーチ 

水平荷重と層間変形角の関係を図-4.32 に示す。損傷

過程は、まず基準変位に至る前の初期荷重および予備載

図-4.30 内空変形量と鉛直荷重との推移（2ヒンジ） 

図-4.29 水平荷重－ヒンジ回転角の関係（2ヒンジ） 

図-4.31 2ヒンジアーチの挙動の単純化 
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荷によって、アーチ部材の外面側に多数の曲げひび割れ

が分散して発生した。これは事前解析より決定した初期

荷重によって図-4.18（c）のモーメント図に示すような

大きな曲げがアーチ外側へ発生したことが原因である。

次に図-4.33（a）に示すように層間変形角 0.24%でアー

チ部材外側の鉄筋が降伏した後、荷重が徐々に増加する

とともに、アーチ部材の内面側に曲げひび割れが発生し

た。図-4.33（b）の層間変形角 2.1%において最大荷重

99.9kNに達した後、図-4.33（c）の層間変形角2.4%にお

いて、アーチ部材の載荷点位置の曲げ損傷により急激に

荷重が低下し終局を迎えた。終局時の損傷状況を図-4.33

（d）におよび写真-4.4に示す。写真-4.4（a）より、終

局状態は左右のアーチ部材の載荷位置が塑性ヒンジ化し

ており、載荷前に比べ大きく変形をしている。載荷位置

の内側には写真-4.4（b）（c）に示すような曲げによる損

傷が発生していた。写真-4.4（d）（e）に示すクラウン部

のヒンジと脚部のヒンジについては、アーチ部材の曲げ

損傷により供試体が終局状態に至るまで、ヒンジが外れ

ることは無くヒンジ機能は保持されていた。ただし、写

真-4.4（e）に示すように、基礎コンクリートにはせん断

力によるひび割れが発生していた。この箇所にはじめに

ひび割れが確認されたのは層間変形角 1.3%の時であっ

た。今回の実験で用いた供試体は、基礎部を含めて、実

構造物を再現したものであり、実際の構造物にも同様な

損傷が発生する可能性がある。そのため荷重条件や構造

条件によっては、基礎コンクリートにせん断破壊が発生

し、アーチ部材の脚部の支持機能が失われることも考え

られる。 

変形能の評価は、 2 ヒンジアーチと同様、目安を 2%

とすると、図-4.32に示すように、3ヒンジアーチは層間

変形角が 2%を過ぎるまで荷重はゆるやかな上昇を続け

ていることより、変形能は少なくとも2%以上を有してい

ることが確認できた。 

水平荷重とヒンジ回転角の関係を図-4.34 に示す。な

お、ヒンジの回転角を計測するための変位計が載荷途中

で外れたため、層間変形角2.4%までの計測値を示してい

る。クラウン部のヒンジは±1°の範囲で、脚部のヒン

ジは－4°から＋2°の範囲で安定して挙動しており、脱

落による終局ではないことが確認できる。  

図-4.32 水平荷重－層間変形角の関係（3ヒンジ） 
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載荷装置が集中荷重のため、設計断面力を実験供試体

には完全に再現できず、載荷初期にアーチ外側に鉄筋降

伏が発生したが、その後の終局状態はアーチスパン中央

付近の内側での曲げ圧縮破壊にて至ったことから。初期

荷重によってアーチ外側に発生した損傷が終局状態に影

響を与える可能性は小さいと考えられる。 

3 ヒンジアーチの層間変形角の増加による内空変形量

と鉛直荷重の変化を図-4.35に示す。3ヒンジアーチは載

荷に従い内空高さは増加、内空幅は減少しており、凸型

の尖頭形状になっている。初期の鉛直荷重との関係を見

ると、3ヒンジアーチは終局後に断面が尖頭形状となり、

クラウンが上へ押し上げられたため、初期鉛直荷重以上

の荷重が作用している。このため、地震力により終局に

至った断面においても、上載荷重を維持することができ、

鉛直耐荷力の喪失に至らないと考えられる。 

図-4.36 に 3 ヒンジアーチと場所打ちアーチとの包絡

線比較図を示す。3 ヒンジアーチの最大水平耐力は場所

打ちアーチの0.34倍（99.9kN/290.5kN）であり、その時

の変形能は1.5倍（2.1%/1.4%）、終局付近での変形能は

0.92倍（2.4%/2.6%）であった。3ヒンジアーチはヒンジ

の数が多く部材厚も薄いため、場所打ちアーチとの剛性

差があり、最大水平耐力の差が大きくなった。しかしな

がら地中構造物に対しては安全側で評価した 2%以上の

変形能を有しており、また、最大水平耐力時の層間変形

角と降伏時の層間変形角を除した靱性率はμ＝8.8

（2.1%/0.24%）と、場所打ちアーチμ＝4.4（1.4%/0.32%）

に比べ大きな値であった。  

損傷状態は、2 ヒンジアーチには隅角部や側壁基部に

損傷が集中するなどの場所打ちアーチと共通する現象が

見られたが、3 ヒンジアーチはアーチの曲げ損傷が大き

くなるなど、場所打ちアーチとの損傷状態とは異なって

いた。これは、場所打ちアーチと2ヒンジアーチの供試

体は、一体化された底版で閉合されていること、非拘束

の隅角部を有しているなどの共通項が多い構造であるが、

3 ヒンジアーチはアーチと基礎部は一体化されておらず、

隅角部も存在しないなど構造系が異なっていることが原

因だと考えられる。 

実験での損傷過程では、先にアーチ外側へクラックが

発生したが、これは初期荷重の影響によるものであり、

その後の正負交番載荷では、アーチ内側引張による損傷

が大きくなり終局に至った。そのため、地震後の函体内

面からの目視により損傷を確認することは比較的容易と

考えられる。  

 

4.4. 正負交番載荷を受けたアーチカルバートの損傷

過程の再現 

表-4.8 供試体の材料物性表 

圧縮強度

（N/㎜2)

弾性係数

（kN/㎜2)

2ヒンジ 本体工 63.0 29.6

左アーチ 52.5 43.1

右アーチ 45.6 39.0

降伏強度

（N/㎜2)

弾性係数

（kN/㎜2)

D13 392 189

D16 383 188

D19 394 191

D22 388 190

D25 388 195

D10 454 184

D19 429 179

2ヒンジ

3ヒンジ

コンクリート

鉄筋(SD345)

3ヒンジ

（a）層間変形角0.24%   （b）層間変形角2.1%    （c）層間変形角2.4%    （d）層間変形角2.9% 

（初降伏時）      （最大荷重時）      （荷重低下前）      （載荷終了時） 

図-4.33 ひび割れ損傷図（3ヒンジアーチ） 

写真-4.4 終局状況写真（3ヒンジアーチ） 

（b）アーチ内側終局状況 

（a）全景（矢印は撮影方向を示す） 

（c）載荷位置終局状況 （d）クラウンヒンジ （e）脚部ヒンジ 
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載荷位置 

350100

内空高

内空幅

300
層間変形：2.6%

最大荷重：290 5kN

図-4.34 水平荷重－ヒンジ回転角の関係（3ヒンジ） 
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アーチカルバートの正負交番載荷実験の再現解析によ

り、設計を行う上でヒンジの回転剛性の評価が実挙動の

再現に与える影響について考察を行った。なお、解析手

法はカルバートの耐震設計で広く使われている RC 部材

の非線形梁要素モデルを用いた。 

図-4.37（a）（b）に再現解析に用いた平面梁要素モデ

ルを示す。平面梁要素モデルは実際の構造をより忠実に

再現するため、2 ヒンジアーチは隅角部の剛域を考慮し

ない構造 、3ヒンジアーチはH鋼とアーチとがピン接続

される構造とし、両方とも固定ブロック幅が支点の単純

支持とした。解析で用いた鉄筋コンクリート梁要素の非

線形特性はM-φのテトラリニアモデルとし、復元力特性

やコンクリートおよび鉄筋の応力-ひずみ曲線は文献

36)を参考とした。解析で使用したコンクリートと鉄筋の

物性値は表-4.8に示す実測データを用いた。 

(1) 解析結果 

i） 2ヒンジアーチの解析結果 

解析はヒンジの回転剛性をゼロとした場合と、ヒンジ

の回転剛性を確認した継手実験37）を参考として、ヒンジ

に回転剛性を持たせた場合との合計2ケースを行った。

ヒンジに回転剛性を持たせた場合については、トライア

ル解析の結果により、継手の回転剛性を継手実験での結

果に対し1/2を乗じた値とすることで、載荷実験の結果

をよく再現していることを確認した。図-4.38 に実験結

果と解析結果の水平荷重と層間変形角との関係を示した

グラフを示す。同図に示すように、載荷実験とヒンジの

回転剛性を考慮した解析の最大水平荷重は 165.7kN と

169.7kN、実験と解析の差は2.4％であり、高い再現性が

確認された。一方、継手の回転剛性をゼロとした解析の

最大水平荷重は143.9kN、実験と解析の差は13.2％であ

り、載荷実験との再現性は低い結果となった。なお、負

側での最大水平荷重は、実験で-161.0kNに対し、回転剛

性を考慮した解析では-172.2kN、実験と解析の差は

7.0％となり、正側の差 2.4％と比べ差が大きくなった。

これは解析では負側載荷時における、鉄筋のバウシンガ

ー効果による剛性の低下をモデル化できなかったことが

原因であると考えられる。 

（a）2ヒンジアーチ 

（b）3ヒンジアーチ 

図-4.37 再現解析平面梁要素モデル 
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図-4.38 の履歴ループの形状を図-4.39 の典型的なル

ープの挙動38)と照らし合わせると、層間変形角が大きく

なるに従い、載荷実験では逆S字型からスリップ型に近

い形状となっているが、解析結果では回転剛性の考慮に

関係なく、両方とも紡錘型に近い形状となっている。こ

れは、載荷実験では層間変形角2.5%程度から、写真-4.3 

（b）（c）に示すような損傷が隅角部に目立ち始め、最終

的にその部位での破壊により終局に至ったが、解析での

非線形特性は、部材の耐力低下は曲げによるものでしか

評価できず、実験で生じた隅角部損傷による耐力低下が

再現できなかったことが原因と考えられる。 

図-4.40 に実験供試体の隅角部に損傷が発生する、層

間変形角2.5％付近までの履歴ループを示す。同図では、

載荷実験の履歴ループも紡錘型を描いており、隅角部に

損傷が発生した層間変形角 2.5%以内では履歴ループも

含め再現性が高いことが伺えた。本構造は地中構造物を

想定したものであり、兵庫県南部地震で観測された地盤

のせん断ひずみが1%弱であったことを考慮すると、2.5%

程度まで、高い再現性を示したことは、実務設計で非線

形の梁モデルを用いる場合、例えば解析の範囲を層間変

形角 2％以内に抑えるなどの条件を設ければ、十分に適

用性があるものと考えられる。 

ii） 3ヒンジアーチの解析結果 

解析は、両脚部とアーチクラウンのヒンジの回転剛性

をゼロ（ケース 0）として行った。実験と解析との荷重

と層間変形角の関係を図-4.41 に示す。同図に示すよう

に、実験と解析との最大荷重値の比は98.7kN/77.7kNで

21％程、解析の方が低い結果となり、ヒンジの回転剛性

がゼロの場合、解析結果は実際の構造に対して耐力を低

く評価をすることが確認された。 

次に、ヒンジの回転剛性をパラメータとした感度解析

を行った。脚部ヒンジの構造は基礎部にアーチ部材を挿

入し、周囲にモルタルを注入する構造であり、また、ア

ーチクラウンは別々の部材による突合せで、部材間には

圧縮力が作用していることから、ヒンジに回転剛性が存

在することは十分に考えられる。 

まず脚部の回転剛性のみを変化させる解析を行なった。

図-4.42 にアーチクラウンの回転剛性はゼロのまま、脚

部ヒンジの回転剛性を300kN･m/radとした場合（ケース

1）と、600kN･m/radとした場合（ケース2）の解析結果

を示す。実験と解析との最大荷重値の比はケース 1 が

98.7kN/96.4kN（差分2％）、ケース2が98.7kN/116.0kN

（差分18％）となり、最大耐力ではケース1が再現性の

高い結果となった。しかしながら、両ケースとも実験と

比べ、解析は正側の初期剛性が低く、履歴ループの面積

が狭くなったことが相違点であった。 

次に脚部の回転剛性を再現性の高かったケース 1 の

300kN･m/rad として、アーチクラウンの回転剛性を変化

させた解析を行った。図-4.43 にクラウンの回転剛性を

100kN･m/rad とした場合（ケース 3）と、1000kN･m/rad

とした場合（ケース 4）の解析結果を示す。実験と解析
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の最大荷重の比はケース3が98.7kN/97.7kN（差分1％）、

ケース4が98.7kN/99.9kN（差分1％）となり、クラウン

の回転剛性の変化が再現解析に与える影響は、脚部の回

転剛性の変化の影響に対して少ない結果であった。これ

はクラウンのヒンジが回転の起こりやすいナックル形状

をしていることが原因であると考えられる。 

以上より、再現解析では脚部ヒンジの回転剛性の感度

が特に高く、最大耐力以外の、履歴ループなどの繰返し

性能を含めた解析精度を向上させるには、脚部ヒンジを

適切に評価することが重要であることが確認された。 

 

図-4.41 水平荷重-層間変形角の関係(ケース0) 図-4.42 水平荷重-層間変形角の関係(ケース1、2) 

図-4.43 水平荷重-層間変形角の関係(ケース3、4)
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5. 橋台背面にEPSを用いた構造の検証結果 

5.1. 橋台背面に設置したEPS盛土の地震時挙動に関す

る検証 

 橋台背面に設置したEPS盛土の地震時挙動を正確に把

握するため、縮尺模型を用いた動的載荷実験と数値解析

による実験結果の検証を行った。 

  

5.1.1. 遠心力場における模型実験 

(1) 実験概要 

土木研究所が有する大型動的遠心載荷実験装置を用い

た模型実験を行った。実験では剛土槽を用いており、そ

の土槽の内寸法は幅 1.5m×高さ 0.5m×奥行き 0.15m で

図-5.1  Case1実験概要図（単位mm） 
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ある。剛土槽内に橋台模型、EPS 盛土および地盤の模型

を設置・作成し、この土槽を遠心力載荷装置にセットし

て50Gの遠心加速度場で加振を行った。写真-5.1に模型

セットアップ状況を示す。今回の実験では、地震時にお

けるEPS盛土と橋台の相互作用の分析が容易となるよう

に、支持地盤を良質地盤にするとともに橋台模型を剛土

槽に剛結した。 

(2) 実験ケース 

図-5.1、図-5.2に実験模型概要図を示す。本実験では、

橋台背面のEPS盛土の形状の違いが橋台背面への作用力

に与える影響を検証するため、形状の異なるEPS盛土を

2ケース作成した。  

EPS 盛土は実施工で使用されている発泡スチロール

（D-2014））を用いて模型を作製した。橋台はアルミ材を

成形することで模型を作製し、EPS 盛土内に設置される

コンクリート床版は単位体積重量が鉄筋コンクリートに

ほぼ等しいアルミ板を成形して模型を作製した。また、

盛土部の表層にあたる舗装部は、単位体積重量がほぼ等

しく粒径が荒い 4 号硅砂を用いて模擬した。なお、EPS

については、実施工状況を模擬するためブロック状に分

割したEPSをステープラーで結合し一体化を図った。 

Case1では、盛土高さを238mmとし、支持地盤から1:1.8

の勾配（安定勾配）でEPSを逆三角形形状で積み上げた。

また、Case2では、Case1のEPS模型の中で底版から104mm

の高さまで背面盛土材で置き換え、EPS 模型の形状を台

形に形成した。 

(3) 実験模型の作製と計測器の配置 

計測機器配置を図-5.1、図-5.2に示す。加速度計につ

いては、EPS 盛土への設置が困難であったため、橋台模

型とEPS盛土の最上面にあたるアルミ板上および背面盛

写真-5.1 模型セットアップ状況（Case1） 
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土内で設置した。 

橋台背面への作用力は、写真-5.2に示すような、橋台

背面側に設置した 10 基のロードセルにより計測を行っ

た。なお、ロードセルは容量が異なる2種類のものを用

意し、アルミ板の慣性力を主に受けると予想されるロー

ドセル（EP1、EP4、EP7、EP10）は容量が2000N、それ以

外のロードセルは容量が500Nのものを使用した。 

土圧については、 EPS盛土－背面盛土間の土圧と背面

盛土の側方境界で発生する土圧の計測を行った。 

 表層の沈下量は、鉛直変位計により計測を行った。 

アルミ板で発生したひずみは、ひずみゲージにより計

測を行った。なお、ひずみゲージについては、同じ計測

図-5.4 解析モデル図 
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位置でアルミ板の表裏に１枚ずつ貼ることで、曲げひず

み成分と引張ひずみ成分に分解できるようにした。 

模型地盤については、以下の手順に従って作成を行っ

た。 

 気乾状態の東北硅砂 7 号を用いて空中落下法により

基礎地盤を作成した（相対密度は90%）。  

 基礎地盤上に橋台模型およびEPSを設置した。 

 江戸崎砂を用いて基礎地盤と同様に小段高さ（高さ

9mm と 12mm）毎に締固めながら背面盛土を作成した

（締固め度はD=95%）。 

 背面盛土の小段高さ（高さ 9mm と 12mm）に合わせて

で締固め、所定の位置に加速度計を埋設しながら、EPS

盛土やアルミ板をはめ込んていった。背面盛土を盛り

上げていく際に、上位の盛土層と馴染みやすくするた

め、表面には引っ掻き傷をつけた。 

 盛土と実験土槽ガラス面との摩擦を軽減するために、

ガラス面にグリースを塗布した。 

 舗装部にあたる最上部アルミ板の上に、気乾状態の東

北硅砂4号を締固めながら表層の作成を行った。締め

固めについては下層の EPS 盛土や背面盛土が変形し

ないように留意しながら締め固めを行った。  

(4) 載荷方法 

実験では、Case1、Case2ともに道路橋示方書Ⅴ編で定

義されるL1およびL2に相当する地震波を土槽底面に与

えた。 

L1 についてはⅠ種地盤、L2 についてはTypeⅡのⅠ種

地盤の地盤面で定義された地震波を用いた。図-5.3に基

本ケースであるCase1の入力地震動波形と加速度応答ス

ペクトルを示す。なお、地震動の入力については、Case1、

Case2でともにL1、L2の順番で連続的に加振を行なった。 

 

5.1.2. 数値解析の概要 

(1) 解析モデル 

実験は、奥行き方向への影響が無い条件で行ったため、

実験の再現解析は、2 次元非線形有限要素法を用いた。

図-5.4 に解析モデルの概要を示す。 モデル化について

は、橋台およびEPS盛土に線形平面ひずみ要素、アルミ

板に線形はり要素、表層・背面盛土・支持地盤に非線形

平面ひずみ要素（GHEモデル39））を用いた。 

EPS 盛土－アルミ板間の動摩擦係数は別途の実験より

得た値である0.75、EPS盛土－支持地盤間の動摩擦係数

は文献14）で示されている0.6を用いた。EPS盛土－背

名称
ポアソン比

ν

単位体積重量

γ (kN/m3)

せん断剛性率

G (kN/m2)

ヤング率

Ｅ (kN/m2)

減衰定数

h0

橋台 0.345 26.38 2.61E+07 7.02E+07 0.020

ロードセル支持部 0.345 0.00 1.00E+10 2.69E+10 0.020

ロードセル受圧部 0.345 120.90 1.00E+10 2.69E+10 0.020

EPS 0.075 0.20 3.09E+03 5.75E+03 0.020

表層 0.330 17.17 1.35E+04 3.60E+04 0.030

背面盛土 0.330 17.33 5.95E+04 1.58E+05 0.030

支持地盤 0.330 15.29 1.32E+05 3.52E+05 0.030

アルミ板 0.345 26.38 2.61E+07 7.02E+07 0.020

名称
ポアソン比

ν

単位体積重量

γ (kN/m3)

弾性波速度
Vs (m/s)

せん断剛性率

G (kN/m2)

ヤング率

Ｅ (kN/m2)

減衰定数

h0

橋台 0.345 26.38 - 2.61E+07 7.02E+07 0.020

ロードセル支持部 0.345 0.00 - 1.00E+10 2.69E+10 0.020

ロードセル受圧部 0.345 120.90 - 1.00E+10 2.69E+10 0.020

EPS 0.075 0.20 - 3.50E+03 7.53E+03 0.020

表層 0.450 17.17 240.0 1.01E+05 2.92E+05 0.030

背面盛土 0.450 17.33 240.0 1.02E+05 2.95E+05 0.030

支持地盤 0.450 15.29 250.0 9.74E+04 2.83E+05 0.030

アルミ板 0.345 26.38 - 2.61E+07 7.02E+07 0.020

表-5.2 物性値の設定（動的応答解析） 

表-5.1 物性値の設定（静的解析：初期応力解析） 
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面盛土間、橋台－EPS 盛土間の相互作用については、ジ

ョイント要素を用いてモデル化することで地震時の接

触・剥離現象を再現した。 

橋台―アルミ板間のモデル化は、図-5.5に示すような

相互作用が起こることを想定し、クリアランス（遊間量

が10mm）があるノ－テンションばねによるモデル化を行

った（以降、接続ばねモデルと呼ぶ）。  

(2) 入力物性値 

解析で用いた入力物性値を表-5.1、表-5.2に示す。静

的解析における地盤要素の物性値については、物性試験

結果から設定し、動的応答解析に用いる地盤要素の物性

値は、せん断波速度を設定することで算出を行った。初

期設定時の地盤材料の減衰定数は、文献40）により砂の

平均値0.03を用いることとした。 

(3) 解析ケース 

実験ケースであるCase1、Case2に対して再現解析を実

施した。また、表-5.3、表-5.4に示すような、アルミ板

と橋台のクリアランス量を、接続ばねのパラメータとし

た感度解析を実施することとした。感度解析には、接続

ばねを設置しないケースについても比較対象として実施

をした。 

 

5.1.3. 実験結果と解析結果の比較 

実験と解析の比較結果について以下に示す。なお、本

報告書では、基本ケースとなるCase1のL2の結果（解析

ケースL2-1～L2-6）のみを示す。 

(1) 橋台背面土圧 

図-5.6 に、ケースL2-1 における代表的な計測点の主

要動時間（4～10 秒）の時刻歴橋台背面土圧を示す。な

お、橋台背面土圧の計測結果については、橋台と剛土槽

実験 地震動 解析
アルミ板と橋
台のｸﾘｱﾗﾝｽ

背面盛土の
Vs

ケース レベル ケース λ( mm ) ( m/s )

L2-1 10 240

L2-2 2 240

L2-3 4 240

L2-4 0 240

L2-5 20 240

L2-6 ばね無し 240

L1 L1-1 10 240

Case1
L2

表-5.3 Case1解析ケース 

実験 地震動 解析
アルミ板と橋
台のｸﾘｱﾗﾝｽ

背面盛土の
Vs

ケース レベル ケース λ( mm ) ( m/s )

L2-1 10 240

L2-2 2 240

L2-3 4 240

L1 L1-1 10 240

Case2
L2

表-5.4 Case2解析ケース 

図-5.5 橋台－アルミ板間の相互作用イメージ 
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が完全に固定されず加振時にロッキングが起こったと考

えられる計測データが確認されたため、バンドパスフィ

ルター（バンド幅 0.1～10Hz）による処理を行った。こ

こで、このハンド幅については、①入力波加速度と橋台

天端部での加速度フーリエ解析を行った結果、10Hz以上

での領域で橋台天端部の応答で大きな増幅が確認された

こと、② EPSの固有周波数については文献10)や文献11)

で求められており、スウェイモードで3Hz程度、ロッキ

ングモードで6Hz程度とされていること、を踏まえて設

定をした。 

アルミ板の慣性力を受けると考えた計測点 EP1、EP4

は、その他の計測点より大きな土圧が発生した。EP1 に

おける発生土圧については、解析結果の方が実験結果に

比べて土圧が大きく、6 秒以降で位相のずれも大きくな

った。また、EP4での発生土圧についても、EP1と同様に

解析結果の方が実験結果に比べて土圧が大きく、6 秒以

降で位相のずれが発生した。 

一方、計測点EP3、EP6では、解析結果と実験結果は振

幅および位相ともに概ね一致しており、精度良く実験結

果を再現することができた。 

図-5.7 に L2 地震時における橋台背面最大土圧分布の

実験結果と感度解析の比較を示す。EP1、EP4では、アル

ミ板と橋台とのクリアランスが 10mm より小さいケース

であるL2-2、L2-3およびL2-4における作用土圧は、ク

リアランスが10mm以上のケースであるL2-1、L2-5や接

続ばねを設置しないケースL2-6 の作用土圧に比べて1。

5 倍ほど大きくなった。作用力に関する実験の再現性と

いう点では、実験結果と最も良く一致したのはケース

L2-1であった。 

図-5.7 橋台背面への最大作用土圧分布の比較 
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図-5.8 応答加速度の履歴(L2-1、4～10秒) 

図-5.9 最大応答加速度感度解析結果 (正方向) 
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EP7、EP10においても、EP1、EP4と同様にケースL2-2、

L2-3、L2-4が他のケース比べて大きな値を示したが、実

験結果に最も近い値を示したのは、ケースL2-3であった。 

一方、EP1、EP4、EP7、EP10 以外の土圧計測点では解

析ケース間での差がほぼ無く、実験結果とも概ね一致し

た。 

(2) 応答加速度 

図-5.8 に、ケースL2-1 における代表的な計測点の応

答加速度履歴（主要動4～10秒）を示す。 

 計測点位置が橋台天端に近い程（加速度番号が大きく

なる程）、解析結果と実験結果の間で振幅および位相のず

れが大きくなった。特にアルミ板上の計測点である A19

の実験結果では5.7秒、7.0秒、9.1秒あたりで負側の応

答（橋台背面側への加速）で応答が急に跳ね上がるよう

なスパイク状の計測値が発生したが、解析ではこのよう

な現象を再現できなかった。 

アルミ板上に設置した計測点 A16～A19 での最大応答

加速度の感度解析結果を示す。図-5.9に正方向（橋台側

方向）、図-5.10に負方向（橋台背面側方向）の感度解析

結果を示す。 

正方向については、図-5.9に示すようにA17を除いて、

ケースL2-1が実験結果と概ね一致した。A17においては、

全てのケースで解析結果が実験結果と大きく乖離してい

る。解析は、アルミ板と橋台とのクリアランスをパラメ

ータとしていることより、A17 の解析値がいずれのケー

スとも一致しなかったことは、その要因はクリアランス

量以外にあるものと考えられる。  

負方向については、図-5.10 に示すように、クリアラ

ンス量が10mmより大きいケースL2-1、L2-5および接続

バネを設けないL2-6の再現解析結果が、実験結果との乖

離が大きくなった。また、ケースL2-2においては、比較

図-5.12 EPS盛土－背面盛土間の増分土圧（ケースL2-1）
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図-5.11 EPS盛土－背面盛土間の発生土圧（ケースL2-1）
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的実験結果との再現性は高いが、橋台背面からの距離が

遠くなる程、実験の再現性が低くなった。  

(3) EPS盛土－背面盛土間土圧 

図-5.11に時刻歴のEPS盛土－背面盛土間発生土圧を、

図-5.12 に時刻歴のEPS 盛土－背面盛土間増分土圧を示

す。 EPS盛土－背面盛土間発生土圧については、初期状

態から整合していなかったため、ここでは図-5.12 に示

す増分土圧による比較を行った。  

計測点EPG2の時刻歴増分土圧については、解析値は実

験値と振幅および位相において概ね一致した。計測点

EPG3においては、5秒あたりまで概ね一致していたが、

それ以降は位相のずれが発生しており、実験結果から乖

離する結果となった。 

図-5.13 に EPS 盛土－背面盛土間最大増分土圧の感度

解析結果を示す。なお、実験における計測点EPG1で計器

の不備があったため、実験結果のプロットから削除した。  

EPS 盛土－背面盛土間の最大増分土圧については、ど

のケースにおいても分布形状が実験結果を再現できてお

らず、土圧の値も実験結果からの乖離が大きいため、再

現性は低かった。このため、今回の解析では EPS－背面

盛土間の地震時挙動を正確に把握することはできなかっ

た。 

(4) 実験および解析結果の考察 

 橋台とEPS盛土間の接続ばねモデルの感度解析の結果、

接続ばねモデルについては、クリアランス量の設定が橋

台背面土圧や背面盛土の応答加速度等の解析結果に与え

る影響が大きいことがわかるとともに、この接続ばねモ

デルを用いることで、実験結果を概ね再現できることが

明らかとなった。  

 

5.2. 実際の設置状況が考慮された橋台背面に発泡ス

チロールを用いた構造の地震時挙動 

本検討では、実施工をより模擬するため、橋台を土

槽に固定するのではなく、図-5.14 に示すような杭基

礎に支持された逆 T 型橋台を想定した実構造物モデル

を対象として、2 次元 FEM 非線形時刻歴応答解析を行

った。さらに解析で得られた知見を検証するために、

遠心場における加振実験を行った。 

 

5.2.1. 実構造物を対象とした2次元FEM非線形時刻歴

応答解析 

 EPS 盛土中に設置される鉄筋コンクリート製の中間床

版の有無が地震時に橋台に与える影響を検討するために、

中間床版がない場合（CASE1）、中間床版がある場合

（CASE2）の2ケースについて2次元FEM非線形時刻歴応

答解析を行った。 

図-5.14 解析モデル図（CASE2：中間床版有り） 

図-5.16  G-、h-フィッティングの関係 
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(1) 検討条件 

構造条件については、文献 41)で整理された軽量盛土

材EPS の採用実績が多い事例に基づき、図-5.14 のよう

に設定した。橋台は図-5.15 に示すようなL2 に対して、

道路橋示方書Ⅴ編の橋脚の設計法を準用し、地震時保有

水平耐力法の照査を満足する構造とした。基礎は杭径

1.2mの場所打ち杭とした。EPSは橋台背面に逆台形で背

面勾配1:1.8 の形状とした。中間床版を考慮するCASE2

では、高さ3m毎に厚さ15cmの中間床版が設置されるも

のとした。 

地盤条件については、文献42)に基づき、表-5.5のよ

うに設定した。解析モデルについては、橋台、EPS、地盤

を平面ひずみ要素でモデル化した。粘性土、盛土材の非

線形特性はGHE モデルを用いた。GHE モデルのパラメー

タの設定にあたっては、図-5.16 に示すように、別途土

木研究所で行った土質試料の動的変形試験結果に対して

CASE1（中間床版無し） CASE2（中間床版有り）

中間床版位置における
ひずみの集中

EPS全体にひずみが
広がる

CASE1（中間床版無し） CASE2（中間床版有り）

せん断ひずみの集中
図-5。17 変形コンター図（t=7。30s） 

図-5。18 せん断ひずみコンター図（t=7。30s） 

図-5.19 EPS内の最大せん断ひずみコンター図 

鉛直方向への変形

CASE1（中間床版無し） CASE2（中間床版有り）

水平方向への変形

(m) (m)

表-5.5 地盤条件 

単位重量 せん断剛性 変形係数

(kN/m
3
) (kN/m

2
) (kN/m

2
)

EPS 0.2 3500 0.05 7325 0.075
橋台 24.5 10711225 0.05 25000000 0.167
舗装 21 38462 0.03 100000 0.300

対象 初期減衰定数 ポアソン比

表-5.6 構造物性値 

層厚 単位重量 せん断剛性 変形係数 弾性波速度

(m) (kN/m
3
) (kN/m

2
) (kN/m

2
) (m/s)

1 盛土 砂質土 9 10 18 54562 0.03 28000 172 0.33
2 基礎地盤 粘性土 9.5 2 17 27537 0.02 168000 126 0.33
3 支持地盤 砂質土 10 50 19 168405 0.03 140000 295 0.33
4 基盤 ― ― ― 19 174490 0.03 348980 300 ―

地質層構成No.
初期減衰

定数
ポアソン比

平均
N値
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フィッティングを行った。 

EPS、橋台、舗装の構造物性値を表-5.6 に示す。杭、

中間床版は梁要素、杭と地盤は受働土圧強度に基づく上

限値を有するジョイント要素でモデル化した。側方境界

は水平ローラーとし、底面境界は粘性境界とする。EPS

内に設置される中間床版と橋台は 20mm 程度の緩衝材が

設置されるものとして、緩衝材の剛性を考慮したジョイ

ント要素を設けた。地震動は、道路橋示方書Ⅴ編に示さ

れるL2のうち、Ⅰ種地盤のタイプⅡ地震動（Ⅱ-Ⅰ-1）

とし、これを解析モデルの基盤から入力した。 

(2) 解析結果 

変形コンターを図-5.17 に、せん断ひずみコンターを

図-5.18に示す。中間床版がないCASE1では、EPSが水平

方向に変形しているのに対して、中間床版がある CASE2

ではEPSとその背面の盛土との境界付近が鉛直方向に盛

り上がる現象がみられる。また、せん断ひずみコンター

においては、CASE2において、EPSの背面の盛土内部から

EPS とその背面の盛土との地表面付近の境界に向かって、

せん断ひずみがライン状に集中しており、最大せん断ひ

ずみが5%程度に達している。一方、CASE1でも同様にラ

イン状に集中しているが、最大せん断ひずみは2.5%程度

に収まっている。図-5.17、図-5.18より中間床版がある

CASE2では、EPSの背面の盛土がEPS全体を押し上げてい

る傾向がみられる。  

EPS内の最大せん断ひずみ分布を図-5.19に示す。中間

床版がないCASE1 では、EPS の背面から前面にかけて広

くひずみが分布している。一方、中間床版がある CASE2

では、EPS 内にせん断ひずみは発生せず、背面盛土や橋

台との境界部にひずみが集中している。 

橋台背面の最大側圧分布を図-5.20に示す。CASE1では、

高さ方向に均等に土圧が作用しているのに対して、CASE2

では、中間床版位置に大きな土圧が作用していることが

わかる。これらのことからCASE1ではEPSの背面土の変

形がEPSを介して橋台に伝達されているに対して、CASE2

では背面土の変形が中間床版を介して橋台側に伝達され

ていることがわかる。橋台基部に発生する曲げモーメン

トおよび軸力の時刻歴を図-5.21 に示す。中間床版があ

るCASE2 の方が、CASE1 に対して常に大きな断面力が作

用していることから、橋台躯体の設計においては留意が

必要となる可能性があることがわかる。 

 

5.2.2. 遠心模型実験による橋台とEPSの地震時相互作

用の評価 

橋台背面に EPS を設置した場合における橋台と EPS

の地震時相互作用を評価することを目的として、遠心

模型実験を実施した。  

(1) 実験概要 

 本実験では橋台、EPS 盛土、杭および上部構造をモデ

ル化し、基礎地盤は砂質土および軟弱粘性土を対象とし

て、50G の遠心加速度場において圧密、加振を行った。

写真-5.3に模型のセットアップ状況を示す。 

(2) 実験模型 

実験模型は、図-5.22に示すように、幅1.5m×高さ0.5m

×奥行き0.15m（内寸法）の鋼製剛土槽内に縮尺1/50で
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モデル化した。剛土槽と地盤の境界面については、粘性

土地盤作製時の圧密により地盤を乱す懸念があること、

橋台模型と土槽境界との距離が十分離れていること、橋

台の地震時挙動に対する土槽境界の影響は少ないものと

考えられることから緩衝材を用いなかった。EPS 盛土の

模型は実施工で使用されている発泡スチロール（D-20：

単位体積重量0.2kN/m3）を用い、実施工状況を模擬する

ためブロック状に分割したEPSをステープラーで結合し

て一体化した。EPS の配置形状は、設置面の盛土部が

1:1.8 の安定勾配となるように逆三角形状とした。 EPS

図-5.22 実験模型（EPS盛土のケース、モデル寸法：mm） 図-5.23 橋台形状図 

（EPS盛土のケース、モデル寸法：mm） 

写真-5.3 セットアップ状況 

（砂質土地盤、EPS盛土のケース） 

剛土槽 

橋台模型 

EPS盛土 

写真-5.4 橋台模型 

杭セット用孔 

荷重計 

図-5.24 計測位置図（EPS盛土のケース、モデル寸法：mm） 
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盛土内に設置される鉄筋コンクリート製の中間床版につ

いては、単位体積重量がコンクリートに近いアルミ板を

用いて模擬し、この表面に硅砂を貼り付けEPSとの摩擦

を確保した。橋台模型は背面にEPSを有する橋台の施工

事例を参考に、図-5.23に示す高さ8.2mの逆Ｔ式橋台を

想定し、躯体基部の曲げ剛性が想定した橋台と等価とな

るようアルミ材を成型し作製した（写真-5.4）。橋台基礎

は杭基礎とし、想定した鋼管杭と等価な曲げ剛性となる

アルミパイプを16（4×4）本配置した。また、上部構造

は支間長50mの単純鋼桁を想定し、橋台が分担する上部

構造重量が等価となるようにアルミ材を加工し作製した。

表-5.7に橋台模型、荷重計および上部構造模型の質量を

示す。荷重計の質量は6個合計で40.16（N））と橋台質

量25.53（N）に対して大きく、これを背面に設置した橋

台模型の重心は、図-5.23 に示すように橋台背面側に偏

心させた。支点条件は、橋台部は上部構造と橋台をボル

トで接合したピン支点とし、橋脚部はテフロン板を配置

して可動条件とした。 

実験に用いた地盤材料を表-5.8に示す。地盤模型の作

製にあたっては、気乾状態の3号硅砂を変形が生じない

よう充分に突き固めて支持地盤を形成し、その上に基礎

地盤を作製した。基礎地盤が砂質土のケースでは、気乾

状態の7号硅砂を用い、相対密度Dr=85%になるように突

き固めた。基礎地盤が粘性土のケースでは、事前に圧密

粘土地盤を作製した。 

圧密粘土地盤の作製は、スラリー状の粘土上に背面盛

土重量に相当する錘を載せた有孔載荷板を設置し、目標

圧密圧力 135.9kPa となるよう遠心模型実験装置により

遠心力を載荷して行った。背面盛土には江戸崎砂を用い、

盛土と実験土槽ガラス面との摩擦を軽減するためにガラ

模型名称 モデル質量（N） 備考

橋台 25.53

荷重計 40.16 6個合計

上部構造 33.64

表-5.7 模型質量 

盛土 支持地盤

江戸崎砂 粘性土 7号硅砂 3号硅砂

2.709 2.746 2.645 2.654

礫分含有量 (%) 0.5 0.0 0.0 1.8

砂分含有量 (%) 90.3 7.8 94.8 98.2

シルト分含有量 (%) 5.0 55.2 －

粘土分含有量 (%) 4.2 37.0 －

均等係数 Uc 3.64 － 1.57 1.49

平均粒径 D50(mm) 0.243 0.015 0.169 1.280

最大乾燥密度 ρdmax(g/cm
3) 1.637 － － －

最適含水比 ωopt(%) 16.9 － － －

試験方法 A-b法 － － －

粘着力　Cd(kN/m
2) 4.5 43.9 34.4 －

せん断抵抗角　φd(°) 33.6 22.5 40.2 －

強
度

 
定
数

安
定
化

粒
度

締
固
め

土構造物模型

5.2

土粒子の密度 ρs (g/cm
3)

物
理

地盤材料

基礎地盤

表-5.8 地盤材料 

基礎地盤 背面盛土 入力地震動

Case-1 L1

Case-2 L2

Case-3 L1

Case-4 L2

Case-5 L1

Case-6 L2

Case-7 L1

Case-8 L2

Case-9 L1

Case-10 L2

Case-11 L1

Case-12 L2

砂質土

EPS盛土

普通盛土

なし

なし

粘性土

EPS盛土

普通盛土

表-5.10 実験解析ケース 
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図-5.25 入力地震動の加速度応答スペクトルおよび波形

（a）加速度応答スペクトル 

（b）L1地震動 

（c）L2地震動 
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ス面にグリースを塗布した後、基礎地盤が変形しないよ

う慎重に締固め度 Dc=90%となるよう突き固めた。また、

盛土部の表層にあたる舗装部は、単位体積重量がほぼ等

しい4号硅砂を用いて模擬した。 

図-5.24 に各種計測センサー位置を示す。橋台背面へ

の作用力は、橋台背面側に設置した6基の荷重計により

計測を行った。なお、荷重計は盛土との摩擦を確保でき

るようサンドペーパーを貼り付けコンクリート面を模擬

した。また、橋台および周辺土表面の水平変位および鉛

直変位を計測するために変位計を、橋台および周辺盛土、

基礎地盤の応答加速度を計測するため加速度計を図に示

す位置に配置した。 

(3) 実験ケース 

本研究では橋台の地震時挙動を明確にするため、比較

の目的で背面が一般的な盛土のケースや背面盛土がない

ケースについても実験を行い、表-5.10に示した12ケー

スについて評価を行った。入力地震動は道路橋示方書Ⅴ

編で定義されるL1およびL2に相当する地震波を土槽底

面に与えた。L1についてはⅠ種地盤の地盤面で定義され

た地震波、L2についてはTypeⅡのⅠ種地盤の地盤面で定

義された地震波（Ⅱ-Ⅰ-2）を用いた。実験に用いた入植

地震動の標準加速度応答スペクトルおよび入力地震動波

形を図-5.25 に示す。地震動の入力については、全ての

実験ケースにおいてL1、L2の順番で連続的に加振した。 

(4) 実験結果 

i）橋台の時刻歴応答水平変位 

橋台天端およびフーチング上面の時刻歴応答水平変位

は、橋台背面方向を正として図-5.26、図-5.27 に示す。
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図-5.26 橋台天端およびフーチング部の時刻歴応答水平変位（砂質土地盤） 

（b）レベル２加振時 

（a）レベル１加振時 

図-5.27 橋台天端およびフーチング部の時刻歴応答水平変位（粘性土地盤） 

（b）L2加振時 

（a）L1加振時 
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水平変位は遠心力載荷前を基準としているため、L1加振

時の0秒変位は死荷重時変位を示している。 

 基礎地盤が砂質土の場合 

基礎地盤が砂質土の場合のL1加振時においては、いず

れの背面盛土条件においても加振による応答変位はほと

んど見られなかった。L2加振時においては、盛土なしの

ケースでは橋台背面方向に、普通盛土のケースでは橋台

前面方向に水平変位が生じ、EPS 盛土のケースではほと

んど水平変位が生じなかった。 

盛土なしのケースで橋台背面方向への水平変位が生じ

たのは、橋台背面に取り付けた荷重計の重量により橋台

背面方向に回転するモーメントが生じたためと考えられ

る。 

一方、橋台背面にEPS盛土や普通盛土があるケースで

は背面土が荷重計の自重により橋台背面方向へ生じよう

とする変位に抵抗するとともに、普通盛土のケースでは

地震時土圧が橋台背面に作用したことで橋台前面側への

水平変位が生じたものと考えられる。また、盛土なしの

ケースおよび普通盛土のケースでは、加振中に橋台天端

部とフーチング上面の相対変位が大きくなっており L2

加振により橋台に回転変位が生じたことがわかった。 

 基礎地盤が粘性土の場合 

基礎地盤が粘性土の場合では、いずれの加振条件でも、 

EPS 盛土のケースおよび普通盛土のケースでは橋台前面

方向に、盛土なしのケースでは橋台背面方向に水平変位

が生じており、 EPS盛土のケースにおける橋台の水平変

位挙動は盛土なしのケースよりも普通盛土のケースに近

いことがわかった。これは、EPS 盛土のケースにおいて

も普通盛土のケースと同様に橋台背面に地震時土圧が作

用したことによるものと考えられる。また、L2加振時に

は盛土なしのケースおよび普通盛土のケースで加振中に

橋台天端部とフーチング上面の相対変位が大きくなって

おり、L2加振により橋台に回転変位が生じたことがわか

った。 

ii）残留変位状況 

背面盛土条件ごとのL1 加振時、L2 加振時の遠心載荷

後の死荷重時を基準とした鉛直方向および水平方向の残

留変位を図-5.28～図-5.30に示す。いずれのケースにお

いても、基礎地盤が粘性土のケースの方が、基礎地盤が

砂質土のケースに比べて鉛直変位、水平変位ともに大き

くなった。 

 基礎地盤が砂質土の場合 
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基礎地盤が砂質土の場合における L1 加振時の変位に

ついては、全て1mm未満と小さい変位となった。L2加振

時の変位は、EPS 盛土および普通盛土のケースで橋台背

面盛土が3mm程度沈下した。また、橋台天端の水平変位

はEPS盛土のケースではほとんど生じなかったが、普通

盛土のケースでは橋台前面方向に、盛土なしのケースで

は橋台背面方向にそれぞれ2mm程度生じた。 

 基礎地盤が粘性土の場合 

基礎地盤が粘性土の場合における L1 加振時の鉛直変

位は、全てのケースで死荷重時よりやや沈下し、水平変

位についても死荷重変位と同方向に 1～2mm 程度の変位

が生じた。 

L2加振時の鉛直変位については、EPS盛土のケースで

EPSと盛土の境界で14mm程度、普通盛土で橋台付近の背

面土で19mm程度と大きな沈下が生じ、橋台前面地盤につ

いては隆起する方向に変位を生じた。一方、盛土なしの

ケースでは橋台前面地盤で沈下、橋台背面地盤で隆起す

る方向の変位を生じた。 

水平変位については、EPS 盛土および普通盛土のケー

スでは橋台天端部で橋台前面方向にそれぞれ12mm、24mm

程度の変位が生じ、盛土なしのケースでは橋台背面方向

に19mm程度の変位が生じた。また、いずれのケースにお

いても橋台フーチング部の水平変位に対し橋台天端部の

水平変位が大きく、橋台が変位を生じた方向に傾いたこ

とがわかった。ここで、写真-5.5に示した基礎地盤が粘

性土の場合におけるL2加振後の変形状況より、橋台背面

盛土部が橋台前面方向へ流動しながら沈下した状況や、

橋台の傾き方向が確認できる。 

iii）最大加速度深度方向分布 

最大加速度の深度方向分布を図-5.31～図-5.33 に示

す。使用した加速度データは橋台近傍の背面盛土中の加

速度及び橋台フーチング上面、橋台天端部の加速度で、

図-5.30 鉛直方向および水平方向の残留変位 

(盛土なしのケース) 
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それぞれから応答加速度の正負の最大値を、橋台前面方

向を正としてプロットした。 

いずれのケースにおいても基礎地盤が粘性土の場合に

比べ基礎地盤が砂質土の場合の方が、橋台天端部の応答

加速度は大きかった。粘性土地盤の L2 加振時では EPS

盛土のケースの負側を除き基礎地盤内で応答加速度が小

さくなったのに対して、砂質土地盤のL2加振時では基礎

地盤内でも応答加速度が小さくならず、EPS 盛土のケー

スや盛土なしのケースの橋台天端部の応答加速度が

3000gal 前後と大きくなった。砂質土地盤において橋台

天端部で応答加速度の増加が顕著となったのは、橋台単

体で振動することで高さ方向に応答加速度が増幅したも

のと考えられ、普通盛土のケースでは背面盛土の影響で

この振動が抑えられたものと考えられる。 

iv）地震時土圧 

図-5.34、図-5.35に橋台背面に設置した荷重計のデー

タから算出した土圧の合力が最大となる時刻における土

圧の深度方向分布を実物大換算して示す。ここで、加振

時における荷重値には、地震時土圧と荷重計載荷板の応

答加速度による慣性力が含まれるが、背面盛土なしのケ

ースにおける荷重値は、荷重計載荷板の慣性力と同値と

なる。これより慣性力に寄与する荷重計載荷板の質量が

（a）砂質土地盤 （b）粘性土地盤 

図-5.31 最大加速度深度方向分布（EPS盛土） 
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算定でき、この荷重計載荷板の質量と応答加速度より荷

重計載荷板の慣性力を求め、これを荷重計出力値から差

し引くことで地震時土圧を算出した。ここでの地震時土

圧は加振前の土圧を含んだ全土圧である。 

EPS 盛土のケースの中間床版位置近傍である地表面か

ら2.5m、5.5mの位置で、普通盛土に対してEPS盛土にお

ける土圧が大きくなっており、EPS 盛土においては中間

床版と橋台の衝突による作用が卓越し、普通盛土による

地震時土圧を大きく上回ることがわかった。また、EPS

盛土のケースにおけるL1 加振時、L2 加振時ともに、砂

質土地盤では深度 5.5m 位置での土圧が最も大きいのに

対して、粘性土地盤では深度2.5m位置での土圧が最も大

きくなった。同様に普通盛土のケースにおけるL1加振時、

L2 加振時でも、粘性土地盤の深度1.5m～2.5m 位置での

土圧が大きくなり、土圧の大きさが深度方向で同程度の

値となった。これは、基礎地盤条件により背面盛土の加

速度分布が異なることが影響している可能性が考えられ

る。このことから、背面盛土条件や入力地震動に関わら

ず、基礎地盤の条件によって地震時土圧の分布形状が変

化し、粘性土地盤においては浅い深度での土圧が大きく

なることで、地震時土圧合力の作用位置が上昇すること

がわかった。 

v）橋台基部に発生する曲げモーメントの時刻歴 

図-5.36 に礎地盤が粘性土の場合での、L1 および L2

加振時における慣性力と土圧によって生じる橋台基部の

曲げモーメントの時刻歴を示す。ここで、橋台天端が前

面側へ回転する方向を正とし、慣性力は橋台の応答加速

度に躯体、上部構造、橋台背面荷重計それぞれの質量を

乗じて算出、これらに橋台基部からの作用高さを乗じて

橋台基部に生じる曲げモーメントを求めた。土圧に関し

ても同様に土圧に作用高さを乗じて橋台基部に生じる曲

げモーメントを算出した。 

いずれのケースにおいても、全作用力による曲げモー

メントは慣性力による曲げモーメントと位相が類似して

おり、土圧による曲げモーメントの位相とは大きく異な

っているのが特徴的である。これは、全作用力による曲

げモーメントが橋台背面側への回転方向（受働方向）に

生じるときに、背面盛土が橋台変位を抑制するような挙

動となり、受動的な作用によって大きな土圧が発生した

ことを示している。 

一方、全作用力による曲げモーメントが橋台前面側へ

の回転方向（主働方向）に生じるときは、背面がEPS盛

土のケースでは、橋台と背面EPS盛土が離間する挙動と

なり、土圧がほぼゼロとなったことを示した。また、背
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面が普通盛土のケースでは、橋台と背面盛土が同方向に

変位が生じる挙動となり、常時における土圧程度にまで

減少したことを示した。 

このような相互作用が橋台と背面盛土の間で生じたこ

とにより、図-5.27 に示したように振動しながら徐々に

橋台前面側への変位が累積していく変位挙動となったも

のと考えられる。また、主働方向への曲げモーメントに

占める土圧の影響は小さく、慣性力が支配的となってい

ることから、背面盛土の違いによる主働方向への最大発

生曲げモーメントの差は、L1加振時、L2加震時ともに小

さかった。 

受働方向への曲げモーメントに対しては、挙動を抑制

する作用が生じることから、いずれのケースにおいても

主働方向に比べ最大曲げモーメントの値が小さくなった。 

 

6. まとめ 

それぞれの研究で得られた知見をまとめた結果を次に

示す。 

6.1. アーチカルバート構造について 

 ヒンジを有したアーチカルバートは、ヒンジの無いア

ーチカルバートに比べ、入力地震波の違いにより損傷

箇所の違いが生じること、発生曲率は最も損傷が進展

する側壁下部で 1 割程度のばらつきが生じることを

確認した。  

 アーチカルバートと橋台の離隔が小さい場合には、両

構造間の地盤の変形が拘束されることで、アーチカル

バート部材や橋台および基礎杭の発生断面力が概ね

小さくなる傾向となった。また、本検討の条件範囲内

では、隣接設置されたアーチカルバートおよび橋台は、

それぞれ単独で設計を実施しても安全側の設計とな

った。 

 正負小判載荷による場所打ちアーチの損傷過程は、側

壁基部、アーチ肩部の順に主鉄筋が降伏し、側壁基部

の塑性化が進行した。終局状態は、アーチ肩部での曲

げせん断破壊によるものであった。終局状態における

変形が、側壁が内側に倒れこみ内空を押し上げる状態

となったことで、終局状態に達した後も上載荷重が保

持されていた。 

 2ヒンジアーチの損傷過程は側壁基部の主鉄筋が降伏

した後、隅角部の損傷が進み終局に至るものであった。

終局状態はヒンジの脱落や、カルバートが鉛直耐荷力

を喪失するような破壊形態にならなかった。変形能は

安全の目安とした層間変形角2％以上であることを確

認できた。 

 3ヒンジアーチの損傷過程は、初めにアーチ外側の鉄

筋が降伏したが、最終的には曲げモーメントによる部

材内側引張により終局に至るものであった。終局状態

ではヒンジの脱落や、カルバートが鉛直耐荷力を喪失
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図-5.36 橋台発生する曲げモーメントの時刻歴（粘性土地盤） 
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するような破壊形態にならなかった。変形能は安全の

目安とした層間変形角2％以上であることを確認でき

た。 

 再現解析では、2ヒンジアーチは、ヒンジ部の回転剛

性を、3ヒンジアーチは、脚部ヒンジの回転剛性を適

切に評価することが、より再現性の高い設計を行う上

で重要であることを確認した。 

 

6.2. 橋台構造について 

 解析においては、コンクリート床版と橋台の相互作用

を表すバネモデルを用いることで、橋台とEPS盛土と

の地震時挙動の再現性が高まることを確認した。 

 橋台背面のEPS盛土は、地震時にEPSの背面土から押

し上げられるような挙動を示した。また、EPS背面土

からの土圧は、中間床版を介して橋台に伝達されるこ

とを確認した。 

 EPSを用いた橋台に作用する土圧は、橋台背面に普通

盛土を配置した場合に比べて EPS 盛土を設置した場

合、中間床版位置での作用力が大きくなった。 

 一方で、地震時に橋台基部に生じる曲げモーメントは、

主働方向には、土圧の作用による影響が小さく躯体や

上部構造の慣性力が支配的となった。受働方向には、

背面盛土が橋台変位を抑制する挙動が生じたために

小さくなった。 

 EPSを用いた橋台の応答変位は、橋台背面に盛土がな

い場合より、橋台背面に普通盛土を配置した場合に近

い挙動を示した。また、橋台天端の最大応答加速度は、

橋台背面に盛土がない場合と同様の傾向となった。 

 EPSを用いた橋台天端の最大応答加速度は、基礎地盤

が粘性土の場合に比べ砂質土の場合で大きくなった。

また、橋台本体に発生した応答加速度は、橋台背面に

EPS盛土を設置した場合と橋台背面に盛土がない場合

は同様な増幅をした。一方、橋台背面に普通盛土を配

置した場合には背面盛土の影響で橋台本体の応答加

速度の増幅が抑えられた。 

 地盤が粘性土の場合、砂質土と比較して、地震時土圧

合力の作用位置は浅い深度となることを確認した。 
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Abstract ：The goal of this research is to propose the performance verification methods for new type road 

structures such as the continuous arch culvert、 structures with the characteristic of both earth structure and 

bridge、 structures composed of artificial materials which were located at the approach area of bridge. 

Structures for the research were hinged arch culvert that using with two properties of bridge and banking、 

and abutment which backfill made in Expanded Poly-Styrol (EPS). 

In the arch culvert、 the studied were conducted that the dynamic response analyses to evaluate the difference 

of the input ground motions、 and the analysis to evaluate interaction between an abutment and arch culverts 

during the earthquake、 and the cyclic lateral loading test of the arch culvert was performed for the purpose of 

confirming the ultimate state and damage process. 

In the EPS、 the studied were conducted that the experiments and analysis to evaluate the response 

characteristic. 
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