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第1章　序 払口冊

1．1　研究の背景と目的

　プレストレストコンクリート（以下，PCと呼ぶ）構造は，1928年にFreyssinetのプレストレス技

術に関する原理特許によって初めて実用化され1｝，その後，同じくFreyssinetによって，　Luzancy橋

（フランス；1946年）をはじめとするMame　5橋（Mame川に架かる橋）がPC技術とプレキャスト

コンクリート技術を組み合わせて建設された1）．それ以降，PC構造は橋梁分野を中心として世界的

に飛躍的な発展を遂げている．

　我が国では，1950年頃からプレテンション方式のPC枕木の製造が開始され，1951年にはプレテ

ンションスラブ橋である長生橋がPC橋の第一号として架設されたが，1958年にポストテンション

方式を用いた片持ち張出し工法がドイツより導入され，それを契機に本格的に長大径間のPC橋の

建設が始まった2）．その後，たゆまない研究開発により，近年ではPC斜張橋など様々な形式の長大

橋やPCタンクなどが建設されるようになっている3）．

　PC構造は，同等規模の鋼構造と比較した場合，一般的に経済性の面で優れているとともに，入念

な施工と十分な施工管理がされていれば，基本的には維持管理が容易な構造と言われている．また，

鉄筋コンクリート（以下，RCと呼ぶ）構造と比較した場合では，コンクリートにあらかじめプレ

ストレスを与えることにより自重や外荷重による引張応力を打ち消すように制御することができ，

これによってコンクリ・一・・hトの引張強度が小さいという欠点を克服して，RC構造より断面の縮小化

や高耐力化が図れるという特徴をもっている．さらに，PC構造では一般にRC構造より水セメント

比の小さい高強度のコンクリートが用いられるため，プレストレスによるひび割れの発生防止と相

まって，PC構造の耐久性はRC構造よりも優れている．これらPC構造の優れた保有性能が認識さ

れ，支間の長大化や維持管理の容易さ，ならびに経済性等の橋梁構造物の要求とマッチした結果，

橋梁分野を中心に利用拡大がされてきたものと考えられる．

　21世紀に入り，わが国は少子・高齢化，人口減少の影響を受けて社会環境が変化するに伴い，社

会資本整備の方向性も変化しつつある．高度成長期のインフラ構造物の維持・補修費用が増加し，

新たなインフラ整備のための資源は少なくなることが予想されている．そこでは，要求される機能

を満足する構造物を経済的にかつ将来の維持管理までのトータルコストを考えて整備していくこと

が求められる．その中にあって，保有性能の高いPC構造は，ますます高度な利用が求められ，要

求される性能もますます多様化するものと考えられる．

　しかし，近年，PC鋼材の腐食による早期劣化問題などこれまであまり考えられなかった耐久性上

の問題が顕在化してきた．また，一方で，PC構造物の施工にはPC特有の熟練作業や管理を必要と
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することから，PC構造物の品質はこれらの熟練作業者によって保たれてきたと言える．今後の専門

職の確保の困難さを考えると，施工品質の確保の方策が重要である．

　このような問題を直視し，根本的に改善を図るとともに，PC構造も躯体内部にPC鋼材を設置し

た場所打ちPC桁としての利用やPC橋特有の張出し施工方法などの従来技術に甘んじることなく，

多様化と高度化するニーズに対応して新たな構造や利用方法のシナリオが求められている．また，

それらの構造物が供用期間に渡って要求される性能を十分に発揮できるように，PC構造物の保有性

能を，荷重作用や環境作用の下で時間軸に沿って，すなわち空間的および時間的にいかに挙動させ

るかというシナリオ4）5Jを構築していくことが求められている．

1．1．1　プレストレストコンクリート利用における課題

　今後の多様化と高度化するニーズに対応してPC構造物の利用展開を図るに当たり，以下のよう

な課題が考えられる．

　第一に耐久性の課題が挙げられる．前述したMame　5橋が現在も健全な状態で機能しているよう

に，PC橋は耐久性が高い構造と考えられていたのにもかかわらず，近年，　PC橋の早期劣化が問題

になっている．例えば，PC橋での変状の種類と劣化機構や劣化要因の調査（’，によれば，早期劣化の

原因として，ポストテンション方式におけるグラウトの充填不足に基づくPC鋼材の腐食や，日本

海沿岸地域に代表されるような飛来塩分による塩害や海砂使用による塩害が大きいことが明らかと

なっている．このことは，PC構造物においては初期品質の良否が耐久性に与える影響が大きいこと，

ならびにPC構造物といえども環境作用が厳しい条件では，長期的な性状変化に留意することが重

要であることを示している．逆にいえば，初期品質を確保することができれば，PC構造物は従来考

えられてきたように耐久性に富む構造物であり，早期に劣化が進むものではないといえる．

　特にグラウトの課題は，ポストテンション方式PC技術の根幹に関わる問題であり，グラウト技

術や施工技術面の改善だけでなく，問題が生じないような構造的改善が必要である．また，供用期

間における塩害等の環境作用に対して構造性能が確保されるように，構造面や材料面からの開発が

必要である．

　PC構造は，先に述べたように本格的に使用されてまだ半世紀あまりの構造であり，未だ長期に渡

る性能変化については知見が必ずしも得られていない若い構造といえる．今後，構造性能の長期的

な経時変化を予見して行くことが必要である．また，万一の場合を想定して，点検や維持管理が容

易な構造とするなどの工夫が必要と考えられる．

　第二に施工性の課題がある．PCの施工技術は，基本的には欧州で約半世紀前に開発されたプレテ

ンション方式やポストテンション方式のPC技術を導入して改良・発展させてきたものであり，そ

の根本的な施工法はPC技術導入後50年弱に渡ってあまり変化していないといえる．特に，橋梁を

中心としたPC構造物の施工は，現場での型枠，鉄筋・PC鋼材の配置・組立てなど手作業による労

働集約的作業とPC鋼材の配置や緊張およびグラウト作業などPC特有の職人的熟練作業から成り立

っている．そのため，それらの作業の良否がPC構造物の品質を決めると言っても過言ではない．
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今後ますます良質の労働力や専門職の確保が難しくなることを考えれば，PC構造物の施工は，より

省力的な施工法や品質管理が容易な施工技術に変革していく必要がある．また，施工性を改善する

ことにより，初期品質の向上や経済性の向上が図られるものと考えられる．

　第三として，多様化への対応性や構造性能の有効利用に対する課題がある．土木分野でPCの利

用が進んでいるのは橋梁上部工や水タンクなどであり，それはPC構造の耐荷性能や水密性等の性

能に着目して利用されてきたのである．しかし，それ以外については必ずしもPC構造の性能が活

かされておらず，構造形式や部材の利用形態が限られている．その理由の一つとしては，PC構造の

構造性能について，未だその評価が十分になされていないことが挙げられる．例えば，耐震性能に

ついては，建築構造物を除けば，耐震性が問題になるような部位に使用されることが少なく，定量

的評価が進んでいない．PC構造の耐荷性能や復元性を活かして橋脚等の地震力を大きく受ける部材

への利用を進めるには，耐震性能を明らかにし，性能照査方法を確立していくことが必要である．

　また，最近の多様なニーズに対応して，新しい構造形式の開発やプレキャスト部材の利用がなさ

れてきているが，プロジェクトごとの検討が多く，構造性能についての統一的な検討がなされてい

ない7）．特に新たな構造や利用を考える場合には，使用性はもちろんのこと耐震性能や耐荷性能な

どの構造安全性を明らかにする必要がある．

　第四として，経済性の課題がある．限られた資源の中でのインフラ構造物の構築に当たっては，

根幹に経済性がある．これまでも橋梁分野を中心として材料や構造面からのコスト縮減検討がなさ

れてきている8），しかしながら，海岸地域では，塩害に対するかぶり増加が大きくなるなど，従来

のPC構造物のコスト優位性が発揮されなくなる可能性があり，構造面からの改革や施工効率の改

善が必要である．

1．1．2課題解決のためのシナリオ

　PC構造における様々な課題に対して，ある経済性の基で解決を図るシナリオは，構造面や材料面

の研究・開発の側面からも，まだ種々残されていると考えられる．

　施工性や耐久性に対する解決方法の一つとしては，橋梁分野におけるプレキャスト化や外ケーブ

ル構造の利用が挙げられる．プレキャストセグメント構造は，工場や施工現場の特定ヤードで集中

的に製作されることから専門的技術者の集中的投入と作業の標準化および機械化施工により初期品

質の向上と施工の信頼性の向上ならびに施工の効率化が図られる．また，外ケーブル構造はケーブル

が部材外に配置されることによりコンクリートの充填性やケーブルの施工性が向上するとともに，

ケーブルの維持管理が容易であることから耐久性にも貢献するものである．

　近年，新たな構造として，外ケーブルとプレキャストセグメント構造を組み合わせた工法の利用

がはじまっている．これは，両者の利点を組み合わせて急速施工と初期品質や耐久性確保の観点から

採用されていることが多い．しかし，その耐荷性能や照査方法および耐震性能は明らかにされてい

るとは必ずしも言えず，今後の検討が必要である．

　耐久性については，材料面からのアプローチも有用と考えられる．高性能コンクリートによる初
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期品質の向上やそれに基づく耐久性の向上が考えられる．材料特性の経時特性や構造性能面からの

十分な検討を行って，将来に渡っての耐久性確保や維持管理の容易な構造としていくシナリオを構

築していく必要がある．

　ニーズの多様化への課題については，新しい材料や構造を開発することにより，より機能や要求性

能に合致した構造を開発することが考えられる．実際に，材料面からの取り組みとして，軽量コンク

リートや高強度コンクリートの利用などが検討されてきているが，現状では，その材料性能やその

経時特性，施工性等，今後の研究に負うところが大きい状況である．また，構造面からは，波形鋼

板ウエブ橋や複合トラス橋などのように，PCを複合構造に適用し，鋼とPC部材の両者の長所を活

用していくことも重要である．

　本来優れた耐荷力を有するPC構造を，橋脚などの地震力が卓越する構造物に利用することに対

しては，最近ようやく適当なプレストレスを橋脚に導入して鉄筋コンクリート橋脚の耐震性の向上

を図るというアプローチから研究されてきている．さらに施工性や品質の課題と併せて考えた場合，

プレキャストセグメント構造とPC構造を組み合わせた利用が考えられる．しかしながら，耐震性や

その施工法については，十分に研究されていない．

1．1．3　研究の目的

　本論文では，供用期間にわたって機能を満足し，維持管理が容易な構造物を経済的に整備すると

いう社会の要求に対応して，今後のプレストレストコンクリートの新たな利用シナリオを提案する

ことを目的とする．本論文では，特に初期品質の向上や施工性向上の観点から，プレキャストセグ

メントの利用に着目するとともに構造物の合理化ならびに耐久性の向上の観点から超高強度コンク

リートの利用に着目して，以下の三つの構造技術の実用化に向けて実験ならびに解析的に研究を行

ったものである．

　1）外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の実用化に関する研究

　2）プレキャストPC橋脚の実用化に関する研究

　3）超高強度コンクリートPC構造の実用化に関する研究
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1．2　本論文の構成と内容

本論文の構成は，次のとおりである．

　第1章　序論

　第2章　PC構造におけるプレキャストセグメントと高性能コンクリートの利用に

　　　　　関する既往の研究

　第3章　外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の実用化に関する研究

　第4章　プレキャストPC橋脚の実用化に関する研究

　第5章　超高強度コンクリートPC構造の実用化に関する研究

　第6章　結論

　第1章では，本論文の研究の背景と研究目的にっいて記すとともに，本論文の構成およびその研

究内容について概要を示した．

　第2章では，PCの利用技術に関する既往の研究として，外ケーブルプレキャストセグメントPC

構造に関する既往の研究，プレキャストPC橋脚に関する既往の研究および高性能コンクリート利

用に関する既往の研究について知見をまとめ，実用化に当たっての課題と本研究の意義を明らかに

する．

　第3章では，橋梁分野における外ケーブルプレキャストセグメントPC構造を対象として，その

実用化を図るため，特に全ケーブルに対する外ケーブルの比率が外ケーブルプレキャストセグメン

トPC構造の曲げ特性や外ケーブルに応力度に与える影響について，系統的に実験的に検討し，そ

の特性を明らかにする．また，曲げ解析手法について検討し，ファイバーモデルを用いた複合非線

形解析手法が，設計解析手法として適用できることを明らかにする．さらに，プレキャスト部材と

一体構造の違いやケーブル方式の違いによる地震時繰り返し特性について実験的に検討し，耐震性

能の留意点を論ずる．

　第4章では，本来曲げ性能が高いプレストレストコンクリートの橋脚部材への利用を図ることを

目的に，プレキャストセグメント方式にっいて具体的な構造提案を行う．すなわち，接合面に鋼管

を用いた連結構造とその連結構造を用いたプレキャストセグメントPC橋脚の構造の提案を行う．

次に，連結構造およびプレキャストセグメントPC橋脚について模型実験を行い，本構造の耐震性

について論ずる．さらに，ファイバーモデルによる解析手法を用いて，地震時履歴性状を忠実に解

析できる手法を検討し，最適なモデル化について論じる．また，本構造の特性を生かした簡易設計

法および施工法について論じるとともに，設計法の基礎となるエネルギー一定則の適用性について

解析的検討を行い，RC橋脚との比較で論じる．
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　第5章では，構造物の合理化ならびに耐久性の向上を目指して，超高強度コンクリートをプレス

トレストコンクリートに利用することを目的に，材料開発ならびにプレテンション部材への利用に

対する基礎的な検討を行う．まず，プレストレストコンクリートに適した超高強度コンクリートと

するため，自己収縮の低減方法について検討し，150N／㎜2級超高強度コンクリート材料の開発を行

う．次いで，開発した材料のクリープ等の経時特性を含めた材料特性および耐久性能について実験

的に検討する．また，プレストレストコンクリートへの一つの利用方法として，プレテンション部材

への利用を考え，伝達長やプレストレス損失について実験的に検討した結果を論ずる．

最後に，第6章では，本研究で得られた結論について述べるとともに，研究成果を踏まえて今後

の展望として，PC構造物のシナリオについて述べる．

参考文献

1）ホセAフェルナンドスオルドネス：PC構造の原点フレシネー，建設図書，1999．5
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高産克コンク〃一声の朋た闘ナる姪在の1研究

第2章　PC構造におけるプレキャストセグメントと

　　　　　　高性能コンクリートの利用に関する既往の研究

2．1外ケーブルプレキャストセグメントPC構造に関する既往の研究

2．1．1　プレキャストセグメントエ法ならびに外ケーブルPC構造技術の進展

　プレストレストコンクリート（以下，PCと呼ぶ）橋におけるプレキャストセグメント工法は，工

場または施工現場付近で箱桁断面やそれに類似した橋梁の桁を橋軸直角方向に輪切りにした部材

（プレキャストセグメント）を製作し，これを施工現場に運搬して接合し、橋軸方向にプレストレ

スを与えて一体化する工法である。セグメントの製作は，図一2．1．1に示すようなロングライン方式

やショートライン方式でマッチキャストにより製作されるのが一般的である．

　本工法は、1940年代にPC技術の創始者として名高いFreyssinetによって施工されたフランスの

Luzancy橋およびMame川5橋uが端緒であり，その後欧米諸国で発展してきた2、．わが国では1966

年にプレキャストセグメント工法による張出し架設が首都高速道路目黒架道橋で行われている，セ

グメント接合目地には、エポキシ接着剤が使われている3）．その後，コンクリートのポンプ施工が

一般化するとともに場所打ち施工の架設技術が進歩し，施工の能率が向上したため，プレキャスト

セグメント工法は1980年代ではあまり採用されなくなった3｝．しかし，1990年代に入ると，熟練

内枠移動台中

　　　内型枠

セグメント移動台車

a）ロングラインマッチキャスト方式4） b）ショートラインマッチキャスト方式5）

図一2．1．1プレキャストセグメントの製作方法
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労働者の減少や人件費の高騰から機械化や省力化施工の要請が強まるとともに急速施工が要求され

るようになり，再びプレキャストセグメントエ法の採用が増えてきた．また，PC橋の形式が多様化

するに従い，アーチ橋PCトラス橋，　PC斜張橋，　PCエクストラドーズド橋，複合橋などの施工に

も，プレキャストセグメント工法が採用されるようになってきている6）．

　プレキャストコンクリートが利用される理由は，時代によって変化してきたが，一般に，工場や

工場と同等の設備を備えたヤー一一一・ドでプレキャスト部材が製作されることから，①品質管理が十分に

行われ品質が安定している，②乾燥収縮ひびわれやクリープの影響が出にくい，③機械力の利用に

よる作業の省力化，効率化が図れる，④養生期間がクリティカルにならず，工期の短縮化が図れる，

⑤全体的なコスト縮減などがあげられる．

　プレキャストセグメントに関する設計法は，1990年以前においては、わが国ではプレキャストコ

ンクリートに関する規準が少なく、昭和53年（1978年）の道路橋示方書コンクリート橋編に箱桁

に関するプレキャストブロック工法（現在のプレキャストセグメント工法）についての規定が示さ

れている程度であった．平成7年（1995年）には，プレキャストブロック工法によるプレストレスト

コンクリート道路橋設計・施工指針（案）7）が刊行されている．しかし，本指針は基本的に継目部

のない一体構造としての桁の設計を行い，継目部について設計荷重時に引張りを生じさせないよう

に引張り応力度の制限を行う手法で曲げの検討やせん断の検討を行うことが規定されているのみで，

プレキャストセグメント構造の曲げ特性に基づいた指針とはなっていない．

　一方，外ケーブル構造は，それまでの一般的なPC橋梁の桁構造ではPC鋼材を部材内部に配置し

ていたのに対して，PC鋼材の一部あるいは全てを部材外部に配置した構造である．外ケーブル構造

を極端な形で応用した構造形式としては，PC斜張橋や大偏心外ケーブルPC橋，別名エクストラド

ーズド橋が挙げられる．ここでは，狭い意味で主桁構造に配置される構造を外ケーブル構造と呼ぶ．

　外ケーブル構造では，図一2．1．2に示すように，プレストレスカの部材への力の伝達をケーブルの

定着部とケーブルの位置を保持するための偏向部（デビエータ）を介して行う構造である．

　外ケーブル構造自体の歴史は古く，1928年にDischinger（ドイツ）により，外ケーブル方式のSale

橋（ドイツ）が初めて建設され，1950年代までに数橋建設されているs｝．しかし，当時のケーブル

防錆技術や設計技術の未熟により，結果として多くの補修を必要とする事態が生じ，外ケーブル方

式は停滞を余儀なくされ，内ケーブル方式が全盛となったという経緯がある81．その後，外ケープ

典
2ta．　：ZtieH

繊

下劇巨．

図一2．1．2外ケーブル構造4）
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ルが既設橋梁の補修・補強方法に適用されるとともにPC斜張橋の進展に伴って，ケーブルの防錆

技術の進展や設計上の考え方が整備されると，J．M．MUIIer（フランス）は，アメリカにおいて1980

年にLong－key橋（アメリカ・フロリダ）を，引き続いてSeven－Mile橋など数橋を近代的な外ケー

ブル方式で建設している9）．これらの橋梁はいずれも，外ケーブル方式とプレキャストセグメント

工法とを組み合わせた手法を用い，しかもスパン毎に架設することから内ケーブルを用いない全外

ケーブル方式としており，外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の先駆けとなっている．そ

の後，自重や架設荷重に対して内ケーブルを配置し，活荷重に対して外ケーブルを配置する内外併

用ケーブル方式が，張り出し架設に採用されるようになり，フランス，アメリカ，ドイツなどを中

心として，外ケーブル構造を利用した橋梁が数多く建設されるようになった．

　わが国でも，1964年の柿生橋など比較的古くから建設されていたが，本格的な外ケーブル方式の

PC橋としては，東北新幹線の笹目川橋（1985年）であり，その後，鉄道橋等で建設されるように

なった．しかし，最近までは，いずれも一体構造としてのPC橋梁に用いられてきた．これは，プ

レキャストセグメントの利点を生かせる大規模な橋梁工事がなかったことや，外ケーブル方式プレ

キャストセグメント構造に関する設計・施工指針が，海外も含めてわが国で十分に整備されていな

かったことが原因の一つと考えられる．

　外ケーブル構造の利点としては，①ケーブルが断面外に配置されるのでウエブ厚が減少できる，

②コンクリートの充填性の向上やケーブルの維持管理が容易である，③ケーブル配置が簡単で，設

計ヒの自由度が高く，また施工の合理化が図られることにより工期短縮が図れる，③外ケーブル緊

張力の摩擦損失の軽減が図れる，などがあげられる．

　次に，外ケーブル方式プレキャストセグメントPC構造は，図一2．1．3に示すようにプレキャスト

セグメントPC構造と外ケーブルPC構造を組み合わせた構造であり，構造躯体をプレキャストセグ

メントであらかじめ製作し，これを現地で運搬・架設して外ケーブルや内ケーブルで緊張し一体化す

る工法である．ちなみに，設計的には，内ケーブルで死荷重分を，外ケーブルで活荷重分に対応さ

せて配置して曲げに抵抗させるという内外併用ケーブル方式が採用されることが多い．前述した

Long－key橋のように，支間（スパン）毎に一度に架設していくスパンバイスパン工法（写真一2．1．1

参照）の場合には，プレキャストセグメントと外ケーブルの相性がよく，一層の施工合理化が図れ

るため，外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の採用が増加している．

図一2．　1．3外ケーブル方式プレキャストセグメントPC構造
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　わが国では，1996年にスパンバイスパン工法で架設された四国縦貫自動車道重信高架橋で初めて

内外併用ケーブル方式の外ケーブルプレキャストセグメントPC工法が採用された．本橋梁では，

標準スパンにおける外ケーブルの使用率が74％となっており，本方式の破壊性状の確認のため，実

大模型実験が行われている10｝．

　これを契機として，わが国でも外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の採用が増加し，本

構造の力学的特性や施工方法について，各プロジェクト毎に実施されて知見が蓄積されてきている．

それらの成果がまとめられ，’｝城8年3月（1996年）に「外ケーブル構造・プレキャストセグメン

ト工法設計施工規準（案）」4｝が刊行されている．しかし，本規準では外ケーブル構造やプレキャス

トセグメント構造についてそれぞれ別個に設計法が示されてはいるものの，外ケーブルプレキャス

トセグメントPC構造については，設計手法等について概要を示すにとどまっており，力学特性に

関するさらなる知見の蓄積が必要とされている．

写真一2．1．1スパンバイスパンエ法によるプレキャストセグメントの架設

2．1．2外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の力学挙動に関する研究

　外ケーブルプレキャストセグメントpc構造は，外ケーブル構造とプレキャストセグメント構造

を組み合わせた構造であるため，その力学的挙動は，外ケーブル構造の力学的挙動とプレキャスト

セグメント構造の力学的挙動の両者を考える必要がある．

　一般的に、プレキャストセグメント部材の力学的特性に影響を与える要因としては，軸方向に連

続した鉄筋が配筋されないこと，プレキャストセグメント部材の接合面の形状（せん断キーの寸法

など）および接合方法（接合面の樹脂の有無）が挙げられている．また、外ケーブル構造の力学的

特性に影響を与える要因としては，コンクリートとケーブルに付着がないこと，ケーブルの位置変

化，内ケーブルと外ケーブルの比率などが挙げられる．

　ここでは，外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の力学特性に関連する外ケーブル構造に
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関する研究ならびにプレキャストセグメントPC構造に関する研究も含めて既往の研究について調

査し，外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の課題について整理する．

（1）　外ケーブルPC構造の力学挙動

　外ケーブルPC構造は内ケーブルPC構造と異なり，緊張材とコンクリートとの付着がないため，

ケーブルの歪みは同位置のコンクリートの歪みと一致せず，通常の曲げ理論が適用できない．この

ため，アンボンドPC構造の理論を準用して扱われるのが一般的で，曲げ耐力の算定にはアンボン

ドPC部材の研究成果が多く用いられてきた．

　アンボンドPC部材についての研究については，古くは坂・六車lnの研究があり，梁の全ての断

面に対する力の釣り合いと変形の適合条件を満足する厳密な理論解が示されている．また，六車・

渡辺ら12）は，さらに発展させて，コンクリートの応力・ひずみの非線形性や鉄筋を考慮したアンボ

ンドPC梁の曲げ終局耐力精算法を提示している．これらの精算法はトライアル計算となり，煩雑

なため，実務的には略算法と呼ばれる手法が用いられている．略算法にも2つの方法があり，一つ

はコンクリートとアンボンドPC鋼材のひずみ差を与える方法であり，六車・渡辺ら12）の研究があ

る．もう一つは，PC鋼材の応力度を直接半理論式や実験式で与えるもので，　Pamell3），　Ma“㏄k14），

Naamani5）らの研究がある．

　しかし，外ケーブルPC構造は，定着部とデビエータに支持されているだけであるので，アンボ

ンドPC部材とは異なり，部材の変形の増大に伴い，ケーブルの位置が変化し，これが曲げ耐力に

影響することが知られている．

　柳沼ら16）17）は，外ケーブル方式ならびにアンボンド内ケーブル方式のPRC梁について，引張鉄筋

量，PC鋼材量，プレストレスカ，スパンと梁高さとの比を変化させた系統的な実験を行っている．

これらの実験から，支持点数が2以上あれば，外ケーブルPC梁は，アンボンドPRC梁と同様な曲

げ耐力と変形性能が得られること，スパンと有効高さの比（L／d）が大きい場合，中間支持点がない

とひび割れ後に曲げモーメントが著しく低下することなどが報告されている．また，柳沼18）は，梁

部材を梁要素，外ケーブルを棒部材とした簡易な有限要素解析で材料非線形と幾何学的非線形を考

慮した解析を行い，実験結果とよく一致することを示している．

　睦好ら19）は，外ケーブルPC梁でデビエータの数，間隔，ならびにアンボンドPCや一体構造の

PC梁と比較して曲げ実験を行うとともに，外ケーブルPC梁の曲げ耐力の算定式を提案している．

これによれば，デビエータ間隔はケーブル有効高さとケーブル応力の増加に影響し，間隔が大きく

なるほど曲げ耐力や変形性能が低下すること，外ケーブル試験体，内外ケーブル試験体（外ケーブ

ル比率66％）および内ケーブル試験体の比較では，この順で曲げ耐力が増加することが指摘されて

いる．また，アンボンドの耐力算定式として提案されているNaaman式15）にケーブル高さに関する

低減係数と外ケーブルに対する歪低減係数を導入することで外ケーブルPC梁の曲げ耐力を算定す

ることができるとしている．

　幸左20）らは，実橋の1／3のPC梁で内外ケーブル比率，荷重載荷幅，軸方向鉄筋量，ケーブル固

定長をパラメータとした曲げ実験を行い，非線形フレーム解析により耐力と変形性状や外ケーブル

増加応力を評価している．これによれば，外ケーブル比率の増大とともに終局耐力が直線的に低下
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し，全外ケーブルでは内ケーブルの84％になるとともに変形性能は内ケーブルの50％程度になるこ

と，終局時外ケーブル増加応力度は，引張鉄筋量が極端に少ない場合を除し・て600N！㎜2程度であ

ること，などが示された．また，非線形フレーム解析は，通常程度の引張鉄筋量を有する場合には，

内外ケーブル比率に関係なく，実験の諸挙動とよく一致することを報告している．

（2）外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の力学挙動

　内ケーブル方式のプレキャストセグメントPC構造については，わが国において過去にセグメン

トの接合面に着目した研究が行われてきた．接合面の接着剤について，1966年の目黒架道橋におけ

るプレキャストセグメント箱桁の張出し架設を契機に，エポキシ樹脂接着剤に関する品質規格案が

示されている21）22）．その後，岡田ら23）は，10×10×40cmの試験体で簡易的な曲げ・せん断試験よ

り，梁としての破壊耐力は一体構造と差がないことを示している．また，小林24）は，モルタル目地

を有するPCはりの曲げ実験から，モルタル強度がプレキャスト部材と同等であれば曲げ耐力に影

響しないことを報告している．

　プレキャストセグメントPC構造の曲げせん断挙動については，伊藤ら25）が，アンボンドとボン

ドタイプの一体構造の梁とプレキャストセグメント梁とを用いてせん断実験を行っている．その結

果によれば，一体構造の場合には，アンボンドとボンドに関係なくひび割れ発生やせん断耐力に影

響がないものの，プレキャストセグメントの場合には，軸方向鉄筋が不連続となるため，一体構造

に比べてせん断耐力は約2割程度低下することが指摘されている．

　海外では，本構造の実物大規模の梁部材（スパン約27m，桁高L5m）の曲げ載荷実験が行われ26），

曲げひびわれがセグメント接合面から発生する以外は一体構造の梁と同等な挙動を示すことが報告

されている．

　外ケーブル方式のプレキャストセグメントPC構造についての研究は，わが国では少なかったが，

本構造の採用とともに，最近10年程度で増えてきている．

　山口ら27）および睦好ら28｝は，プレキャストセグメントを用いた外ケーブルPC部材について，目

地の種類，セグメント長，デビエータ数などをパラメータとした曲げ実験を行い，一体構造と比較

している．これらの結果によれば，ドライ目地，エポキシ目地および一体構造の目地条件の違いに

よって，ひび割れ発生位置やひび割れの進展状況が異なるものの，最大曲げ耐力は目地条件にあま

り左右されないこと，一体構造では鉄筋が降伏するまで荷重が増加するのに対して，プレキャスト

セグメント構造では，引張鉄筋が連続して配筋されていないため，ひび割れ発生後の荷重増加が少

なく，一体構造より耐力が2割程度低下することなどを示している．また，精算法により，最大耐

力については精度良く求めることができるとしている．また，2スパン連続桁の外ケーブルプレキ

ャストセグメントPC構造の曲げ実験を行って一体構造と比較し，圧縮部を拘束筋により補強する

ことにより変形性能が改善され，安定した塑性ヒンジを形成できることなどを報告している．

　柳沼29）30）は，プレキャストセグメントPC構造と一体打ちのPC構造で，外ケーブル方式ならびに

内外併用ケーブル方式のPC桁の曲げ載荷実験を行い，その挙動について検討している．プレキャ

ストセグメント桁の目地部は接着剤を用いていないドライジョイントとし，内ケーブルにはアンボ

ンドPC鋼材を用いている．この結果から，セグメント桁の最大耐力は，一体打ち桁の最大耐力に
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対して約21～25％低下するとしている．また，一体打ち桁で鉄筋配置をセグメント桁と同一の不連

続配置した試験体にっいても検討し，最大耐力や変形性状がセグメント桁とほぼ同じであることか

ら，連続した引張鉄筋がないことによりひび割れが集中し，耐力や変形性能が低下すると報告して

いる．

　外ケーブルと内ケーブルとの分担についてどのように設定するかは，設計上の課題であるととも

に力学性状も変化する．柳沼30）によれば，全外ケーブル方式と50％を内ケーブルとした内外併用ケ

ーブル方式の曲げ試験結果の比較では，内外併用ケーブル方式の方が，耐力が16％増加することを

報告している．

　また，西川ら31）は，プレキャストセグメントPC部材について，外ケーブル比率，デビエータ間

隔，セグメントの引張鉄筋量数などをパラメータとして曲げ試験を行い，曲げ破壊性状の影響を調

べている．これによれば，外ケーブル比率を0，50および100％と変化させた結果から，曲げ耐力

がこの順に減少し，ひび割れも狭い範囲に集中すること，また偏向部の間隔が広くなると曲げ耐力が

低下することを示している．

　中村ら32）は，内ケーブルを26％とした内外併用ケーブル方式のプレキャストセグメント連続箱桁

橋の設計に当たり，連続桁としての全体挙動の把握と曲げ破壊安全度の確認のため，実橋の1／3と

した2径間の大型試験体で曲げ載荷実験を行うとともに，複合非線形解析結果と比較している．載

荷としては，最終的に片側の径間を一定荷重としてもう一方の径間の荷重を増加させる非対称荷重

で破壊まで載荷している．これによれば，内外併用ケーブル方式の連続箱桁橋の曲げ挙動は，支間

中央のひび割れ，中間支点のひび割れが大きく進行し，中間支点に塑性ヒンジが形成されて，最終

的に中間支点の圧壊で終了し，モーメント再配分が発揮されたこと，外ケーブルの増加応力として

は，連続ケーブルで350N！mm2（単ケーブルで500N／mm2）となったことが報告されている．また，

解析結果は，耐力および変形性状を小さめに評価したこと，コンクリートの圧縮ひずみや内ケーブ

ルおよび外ケーブルの引張ひずみは，ケーブル降伏時点まではよく一致しているものの，破壊時近

傍では，解析値ほど増加しないことが報告されている．これらの要因として，コンクリートの鉄筋

による拘束効果や解析における応カーひずみ曲線の選定の影響が考えられるとしている．

　以上のように，外ケーブルプレキャストセグメントPC構造については，最近の実構造への適用

に並行してその終局挙動にっいても研究されてきているが，プロジェクト毎に検討されている場合

が多く，系統的な研究が少ないといえる．また，研究目的も終局耐力に着目した研究が多く，内外ケ

ーブル比率などの影響要因に対応した力学挙動変化の解明や耐震性能に関する研究は少ないのが現

状である．外ケーブルプレキャストセグメントPC構造をより発展・展開させるためには，耐力，

変形，破壊モード等の保有性能を明らかにするとともに，実務的な解析手法の提案が必要であると

考えられる．
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2．2　プレキャストPC橋脚に関する既往の研究

2．2．1プレキャスト部材の下部構造への利用

　下部構造の内、脚柱部のプレキャストコンクリートによる施工としては，1962年に二子桟道高架

橋で脚柱部，梁部を工場製作とした不等脚ラーメン構造がある．また，1967年にはラーメン橋脚の

小牧高架橋脚（図一2．2．1）や荒川東高架鉄道橋橋脚において，工期短縮を主目的として実施されて

いるり．その他いくつかの事例はあるが，わが国では，プレキャストコンクリート脚柱の事例は少

ない．これは、土木では橋脚の脚柱部の断面が大きい場合が多く，運搬や架設に問題があること，

それに伴って経済性のメリットを出しにくいこと，プレキャストコンクリート脚柱の耐震性にっい

ては研究が少なく，規準がなかったことから採用しにくかったこと等の理由が挙げられる．

　海外では米国などにプレキャスト橋脚の事例が見られる．米国のテキサス州道路局では，橋脚に

プレキャストセグメントを用いる場合の施工標準が作成され2），プレキャストセグメント工法によ

る標準断面や施工システムが示されている（図一2．2．2）．テキサス州では耐震設計が必要とされてい

ないため，PCは架設的に用いられ，標準化が容易であったことも関係していると考えられる．米国

でも地震地域でのプレキャスト橋脚の施工はあまり見受けられないようである．

　カナダ東端のプリンスエドワード島とカナダ本土とを結ぶコンフェデレーション橋（旧名

Nonhumberland橋）3）では，冬期に気象条件が厳しく，海峡が氷塊に覆われ海上作業が全く不可能に

なるため，水中および海上作業をできるだけ少なくする観点から，PC橋脚が採用されている．脚柱

部は図一2．2．3に示すように，重量約3，000tのピアベースと約4，000tのピアシャフトから構成されて

おり，現地にて8700t吊フローティングクレーンでそれぞれ一括架設されている．ピアベースとピア

シャフトの接合部にはせん断キーが設けられており，接合部水平面は高強度モルタルが充填された

後，PC鋼材が緊張され，さらに，側面部にグラウトが充填される構造となっている．

¢

　　　　　　　　　単位：㎜

図一2．2．1　小牧高架橋1）
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一方，全断面のプレキャストコンクリート部材を用いるのではなくプレキャストコンクリート型

枠を用いて脚柱部を構築することも行われている．当時の建設省は、1990年から5年間かけて官民

連帯共同研究「プレキャストコンクリート型枠の設計施工技術の開発に関する研究」を行い，プレ

キャストコンクリート型枠の脚柱部への利用が推進された4）．1995年には倉見高架橋（石川県津幡

バイパス）の脚柱部（図一2．2．4）に試験施工されている4）
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図一2．2．4A見高架橋の脚柱部4）

2．2．2　PC橋脚に関する研究

わが国では，阪神大震災以降，橋脚の耐震設計が改定されてRC橋脚の耐震性が向上した反面，

靭性を確保することを目的に，帯鉄筋や中間帯鉄筋を高密度に配筋するようになってきた．そのた

め，配筋量の増加や配筋方法の複雑化が実際の施工を困難にしている場合もあり，品質上の問題に
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なる場合もある．これに対して，適当なプレストレスを脚柱軸方向に導入することによりRC橋脚

の耐震性の向上を図るといういわゆるパーシャリープレストレストコンクリ・・一一・・ト橋脚（以下，PPC

橋脚と略す）の考え方が注目され、最近研究が進められるようになってきた．

　伊藤ら5）は，橋脚柱部材を対象としてアンボンド方式で軸方向にプレストレスを導入した柱部材

の静的正負交番載荷実験を行い，PC部材の橋脚への適用性を検討している．その結果によれば，全

軸圧縮応力度がコンクリート圧縮強度の25％程度であれば，従来のRC橋脚と同程度のじん性率を

有し，残留変位はRC橋脚の1／5程度となり，大幅に耐震性能を改善できるとしている．

　その後，プレストレストコンクリート技術協会に「橋脚PC構造委員会」（1997．1～1999．3）が組

織され，橋脚のPC構造の耐震性について系統的な模型実験による研究がなされている．その中で

は，軸方向鉄筋とPC鋼材を併用したPPC橋脚を対象として，断面形状（中実，中空），軸応力度

（1，3，4MPa），コンクリート強度（35，60MPa），プレストレス導入量およびPC鋼材の付着の有無

を要因として検討されている．一部，プレキャスト部材としたPC橋脚についても検討されている．

これらの実験結果については，各報告6）～24）にとりまとめられている．実験結果の総括的報告とし

ては，池田らt3），筆者ら18｝が行っており，次のような結果が得られている．

①RC橋脚では，軸方向鉄筋の座屈によって耐荷力が低下するが，　PPC橋脚では，鉄筋が座屈して

　　も顕著な耐荷力の低下がなく，粘りのある挙動を示す．

②PPC橋脚では，以下で定義するプレストレスの導入量が大きいほど，曲げひび割れ，せん断ひ

　び割れの発生が少なくなる．

③プレストレス導入量をλとして以下のように定義した場合，λが大きくなるほどエネルギー吸

　収能は低下するが，図一2．2．5に示すように残留変位は小さくなり，履歴復元力特性は，原点指

　向性が強くなるなど，λは履歴性状を決定する重要な指標となる．

λ＝A，fpッ／（4ん＋メρん） （2．2．1）

ここに，Ap，A，：PC鋼材および鉄筋の断面積，　fpッ，f、：，：PC鋼材および鉄筋の降伏点応力

④載荷荷重が最大荷重の80％となった時を終局とした場合，じん性率μ（μ＝δVδy，δ、：終局

　変位，δy：降伏変位）は，図一2，2．6に示すようにプレストレスレベルが4MPa程度までは，プ

　　レストレスレベルが大きいほど増加し，変形性能が向上する．

⑤PC鋼材に付着が無い場合，載荷荷重によるPC鋼材の増加ひずみが小さく，付着のある場合に

　比べて残留変位をさらに小さくすることができる。また，曲げ破壊耐力を同等にした場合では，

　付着の有無によるエネルギー吸収能の差はごくわずかである．

⑥外力による軸圧縮応力度を1MPaと4MPaとした場合，エネルギー吸収能および残留変位には，

　　大きな差は生じない。ただし，外力による軸圧縮応力度が大きくなると変形性能は小さくなり，

　　プレストレスによる圧縮応力とは効果が異なる．

　また，池田5）や白浜ら6）は，中空断面にプレストレスを導入した橋脚柱部材を対象として，コン

クリート強度，軸圧縮応力度およびプレストレスを要因とした静的正負交番載荷実験ならびに準動
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的載荷実験を行った結果から，軸方向プレストレスを有する中空断面コンクリート橋脚は，導入プ

レストレスの大きさが適当な範囲（4MPa程度）であれば，地震動をタイプnとした直下型地震動

に対しても残留変位量の小さい復元力特性に優れた地震応答挙動を示し，損傷も柱基部に限定され

ることを示している．

　プレキャストセグメント橋脚の耐震性については，森25）が報告し，一体打ちPPC橋脚に比べて，

エネルギー吸収性能，残留変位が小さくなること，PC鋼材が降伏時に最大荷重に達し，その後一体

打ちPPC橋脚よりも高い変形性能を有すること，損傷が継目部に集中し，ロッキング現象を示すが，

PC鋼材の座屈が生じないことから大変形状態でもコアコンクリートは健全であることなどが示さ

れている．

　これらの研究成果をもとに，「プレストレストコンクリート橋脚の耐震設計ガイドライン」26）が整

備され，PPC橋脚が設計可能な段階となっている．しかし，プレキャストセグメント橋脚について

は，ロッキング挙動により継目部の目開きが大きくなることから，継目部近傍のPC鋼材のひずみ

はPPC橋脚に比べて大きくなる傾向にあり，　PC鋼材が降伏点を超えて繰返し荷重を受けると初期

緊張力が徐々に低下し，継目部のせん断抵抗力が低下する可能性がある．また，PC鋼材のひずみの

制限値の設定に当たっては，破断に対して十分に安全でなければならない．また，設計での考え方

や手法について，現状では必ずしも明らかとはなっていない．

　プレキャストセグメント橋脚の実用化にあっては，これらの点について十分に配慮した構造と設

計手法の確立が望まれる．

1．0

0．8

∠◎0．6

＼
∠◎0．4

0．2

0．0

，一

{．耳｛R．一一一：

　　　　　　　　きト目

0．0　　　0．2　　　0．4　　　0．6　　　0．8　　　1．0

　　　　　　λ
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囚∨◇

＄…一
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　　　　　　　　　IS－14
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0
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　　Level　of　prestress（MPa）

図一2．2．5プレストレス導入1λと

　　　　残留変位δr／δとの関係18）

図一2．2．6プレストレスレベルと

　　　　　じん性率μとの関係18）
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2．3　高性能コンクリート利用に関する既往の研究

　近年，コンクリート材料の進歩が著しく，高強度コンクリート，高強度軽量コンクリート，高じ

ん性コンクリート，高流動コンクリートなど強度特性や耐久性ならびに施工性に優れた高性能コン

クリートが利用されるようになってきている1）．この中で，コンクリートの高強度化は，部材耐力等

の力学特性の向上が図れ，構造物の部材断面の縮小につながることから，コンクリート構造物を軽

量化することが可能となる．また，コンクリートの高強度化は，必然的にセメントマトリックスの

緻密化につながり，コンクリートの耐久性が飛躍的に向上する．これによって構造物の長寿命化が

図られ，維持管理費用の低減に結びつくという大きなメリットが考えられる．

　このようにコンクリートの高強度化は，コンクリート材料の力学特性の性能向上と耐久性の向上

とを同時に図れることから，欧米では，高強度コンクリートを，”High　performance　concrete”（高性

能コンクリート）と呼んでいる．

　高強度コンクリートの利用は，1962年に我が国でナフタレンスルフォン酸系の高性能減水剤が発

明された2）ことによって，所定のワーカビリティーのもとで水セメント比の低減が可能になり，日

本をはじめ，ヨーロッパやアメリカ等多くの国で実用化が始まっている．その利用先も，橋梁上下

部構造物，海洋構造物や建築構造物などがある．高強度コンクリートの定義は各国によって異なる

が，ここでは，60N！mm2以上を高強度コンクリートとして，その利用状況や研究状況を概観する．

2．3．1高性能コンクリートの利用

（1）日本における高強度コンクリートの利用

　我が国における高強度コンクリートの利用は，当初，橋梁分野やPC杭などのプレキャスト製品

分野のPC技術とともに発達してきている．橋梁分野では，高強度コンクリートの利用が橋梁スパ

ンの長大化を目的に検討され，1970年代に設計基準強度80N／mm2のプレキャスト部材を用いたPC

トラス橋3橋が施工されている3）．また，プレキャストコンクリート製品においては、我が国で遠

心力締め固め成形方法が開発されるとともにオートクレープ養生などの技術によってPC杭の製品

化技術が進み，1982年に80N／mm2程度の高強度プレストレストコンクリート杭（HPC杭）がJIS

化されている4｝．その他，PCスノーシェッドに70N／mm2を超す高強度コンクリートが用いられて

いる3）．

　このように，プレキャスト製品などの特定の分野では，高強度コンクリートの活用がされてきて

いるが，道路橋等の分野では，あまり利用が活発でなかった．この理由の一つとしては，土木学会

の高強度コンクリート設計施工指針（案）（1980）5）において，コンクリートの設計基準強度はRC

用として60N／㎜2，　PC用として80N／mm2までが示されてし・たものの，当時の道路橋示方書では，

コンクリートの設計基準強度が50N／mm2までしか規定されておらず，場所打ちPC橋梁には，一般

的に40N！mm2が多用されていたことが挙げられる．また，斜張橋などの構造形式の開発で長スパン
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化が実現されたこと，高強度コンクリートがレディーミクストコンクリートを用いた現場打ちコン

クリートとしては，品質管理やポンプ施工の観点からまだ難しい面が有った3）ことなどが考えられ

る．

　その後，高性能AE減水剤の登場によって，1990年代に入り，表一2．3．16）に示すように，強度の

必要性や耐久性の観点およびプレキャストセグメント橋の発展により，60N／㎜2以上の高1鍍の場

所打ちコンクリートや現場でのプレキャストセグメント製作が行われてきている．

表一2、3．1最近の高強度コンクリートを活用したPC道路橋6）

橋梁名 最大スパン

@　（m）

構造形式 設計基準強度

@　（N／mm2）

完成年 打設方法

青森へ’イプリッジ 240 PC斜弓長橋（主燃） 60 1992 ポンプ

大芝大橋 210 PC斜張橋 60＊＊ 1997 ハ’ Pット

岡部川橋 34．4 2径間PCコンボ橋 60＊ 1998 ハ’ Pット

管野側道橋 13．9 PC床版橋 80＊ 1998 パケット

天建寺橋 219 PC斜張橋 60＊ 1999 ポンプ

宮川橋 19．5 PC床版橋 80＊ 1999 ハ’ Pット

甲塚跨道橋 22．92 PCT桁橋 80＊ 1999 パケット

木曽川橋 275 PC鋼複合橋 60＊＊ 2001 ボンプ

揖斐川橋 275 PC鋼複合橋 60＊＊ 2001 ホ゜ンプ

榛名南麓10号橋 48 PC連続桁橋 60 2001 ホ゜ンプ

注）＊印；プレキャストブレテン桁，＊＊印；プレキャストセグメント

　海洋構造物としては，1984年に北極海向け石油掘削用リグ（Super　CΦS）に，凍結融解抵抗性，

耐摩耗性，耐久性の観点から，58～65N／㎜2のシリカフユームを混和した高1鍍軽量コンクリート

が使用されている7｝．また，その他の分野としては，LNG地下タンクの高強度連続壁8｝やPCLNG

タンク9）で60N／㎜2クラスの高1鍍コンクリートが利用されてきている．

　このような流れを受け，土木学会コンクリート標準示方書では，平成8年版（1996年）からコン

クリート強度としてそれまでの50N／㎜2カ・ら80N／㎜2にまで適用範囲を拡大している．また，道

路橋示方書においても，当時の建設省土木研究所の研究成果10｝を基に，平成8年版（1996）からPC

用コンクリートの圧縮1鍍を50N／㎜2から60N／㎜2に改訂するとともに，プレキャスト部材には

80N／㎜2までの1鍍が認められてし・る．

　高強度コンクリートをPC橋梁に適用した場合の効果については，例えば，スパンが80mの橋梁

に120N／㎜2のコンクリートを使用すると，40N／㎜2を用いた場合に比べて主杉〒の輯を45％に低

減でき経済的な設計が可能になるという試算3）も行われている．また，則武ら11）は，PC箱桁構造，

ウェブを鋼とした合成構造やPCトラス構造のプレキャストセグメントに80～100N／㎜2の高弓鍍

コンクリートを使用して軽量化した場合の問題点を指摘するとともに，上下床版とトラス構造から

なる新しいプレキャストセグメント構造を提案している．

　一方，建築分野では，高強度コンクリートの利用が遅れていたが，1988年から5年間かけた当時

の建設省総合技術開発プロジェクト「鉄筋コンクリート造建築物の超軽量・超高層化技術の開発」，
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いわゆるNew　RCプロジェクトにより，30～120N／㎜2までのコンクリート1重度と400～1200N／㎜2

までの高強度鉄筋を対象とした開発や検討が行われた12）13｝．このプロジェクトを契機として，種々

のタイプの高性能AE減水剤が開発されるとともにフライアッシュやシリカフユームなどの混和材

の検討が進み，42，60，80，100N／㎜2のカテゴリーで，高1鍍コンクリートが実用化されてし・る

14）．最近では，100N／㎜2以上の超高強度コンクリートのRC柱が高層ビルに適用されてきている15）．

（2）欧米での高強度コンクリートの利用

　欧米ではシリカフユームが比較的安価な材料のためもあり，高強度化，耐久性の向上や施工性の

改善などを目的として，シリカフユームを混入したコンクリートが構造物に利用されてきている．

　高強度コンクリートの橋梁への利用としては，フランスでは，1988年までは主に高強度化を主目

的としてシリカフユームを混合した高強度コンクリート（60～70N／㎜2）が大規模な橋梁に用いら

れていたが，それ以降では，耐久性向上による維持管理費の縮小を目的に中小規模の橋梁にも用い

られている16）．Normandie橋（1995年）では，セメントにシリカフユームを混合した混合セメント

（7～9％混合）を用いて，PC箱桁や主塔に60　N／㎜2（実1鍍85～95　N／㎜2）のコンクリートを

使用し，耐久性向上も併せて設計に反映されている17）．また，鋼トラスとPC床版の複合構造であ

るRoize橋では，設計基糊鍍80N／㎜2のコンクリートカN’　PC床版に適用され，床版厚さを14cm

としている18）．（写真一2．3．1）

　アメリカおよびカナダでは，超高層ビルの柱部材への適用を目的として，高強度コンクリートの

禾1」用が始まり，60～100N／㎜2の強度が利用されてきている19）．’方，米国連邦交通局（FHWA）

では各州と協力し，60～100N／㎜2の高強度コンクリートの利用が進められ，1998年時点で，15州

で20橋以上が完成あるいは施」二中である20｝．高強度コンクリートを利用する理由としては，上桁

本数の減少に伴うコスト低減と高耐久化に伴うラ

イフサイクルコストの縮減効果を挙げている20）．

　最近では，カナダのNorthumberland海洋架橋

（1997年）で耐久性の観点から60N／㎜2（91　H

強度）のコンクリートを使用するとともに，耐摩

耗性の要求からプレキャスト橋脚のアイスシール

ド部分に90N／㎜2の高強度コンクリートが使わ

れている2b．

　ノルウエーでは，当初，北海油田におけるコン

クリート製プラットフォームの施工性改善のため

シリカフユームを利用していたが，その後，表

写真一2．3．1　Roize橋

一2．3．2のプラットフォーム用コンクリートの変遷22｝に示すように，塩化物イオンの浸透に対する抵

抗性や水密性ならびに凍結融解抵抗↑生などの耐久性耐と高1鍍化軽量1ヒを目的として80N／㎜2

程度の高強度軽量コンクリートが用いられてきている．また，海ヒ架橋でも耐久性の観点から，

Helgeland橋（1991年）23）やVarodd橋（1994年）24）で65　N／㎜2のコンクリートの使用や高速道路

橋で75N／㎜2のコンクリートが使用されている．
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表一2．3．2　北海油田掘削用プラットフォーム用コンクリートの変遷

1971 1993－1994
コンケリー一トの配合

Eko面sk
　　Troll　A

£ﾊコンクリート
　　Troll　A

y量コンクリート
　Heidmn↑LP
y量コンクリート

　　　　OPCセメント

@　　　高強喧七メント

450

420 4ユ0

一420

シリカフユームスラリー 一 16 ω 胡

　　　　　Ornm、　3mm

ﾗ骨材　Omm－5mm
@　　　　Omm、10mm

：卿

9）～

@

700

F

粗骨材　5mm～16mm　　　　　16㎜、32mm
一蜘 970 465

二

　　　　　4㎜、　8mm
y量骨材　8mm－16mm
@　　　　4㎜へ12mm

：　

： ：245 325

Q65

リグニン系減水剤

pｫ能減水剤
`帥1

2－6

@　

O～Ol

　一

U．7

@一

　一
@6－8
O2、0．3

　一
@7、8
Oユ、0．3

水結合材比Wノ（C＋5） 038，040 038 037 036
スランプ｛㎜） 80－100 250 230，250 220，250
密　　度〔kヅm3｝ 2420 2450 2250 1940

28日強度（MPo）

W準側差（MP自｝

54

S．8

87

R9
86

S．6

78

S．2

基準強度（Ml副 4？ 82 80 71

一方、最近では、超高強度モルタルに灘を混入した100N／㎜2以上の強度を有する超高弓重麟

維補強モルタルが開発され，1997年にはSherebrock歩道橋（カナダ・ケベック州）がプレキャスト

コンクリートで施工されている．本橋では，トラスウエブタイプの構造となっているが，その上下

床版に設計規甥鍍180N／㎜2，曲げ1鍍40N／㎜2ならびに引張弓鍍7N／㎜2の鋼1雛補強超強度

モルタルが用いられている（写真一2．3．2）．床版厚さは図一2．3．　1に示すように，わずか30㎜であ

り，補強筋が全く用いられていない構造となっている25）．

また，Great・Beltトンネルでは，耐久性の観点から，トンネルの溝のスラブとして，厚さ40㎜の

プレキャストスラブ（設計難1鍍160N／㎜2の超1鍍1雌補強モルタル）が用いられてし・る26）．

このように、圧縮強度的にはこれまでのコンクリートのイメージを超えるコンクリートが実用化さ

れている．

　以上のように，各国の高強度コンクリートの利用は，当初，断面の縮小に伴うスパンの長大化や

コスト低減を目的に利用されていたが，近年では，高強度コンクリートの高耐久性に着目して，環

境条件の厳しい構造物への適用や耐久性の向上に伴う維持管理費の低減等，ライフサイクルコスト

の縮減効果を目的に利用されてきていることがわかる．

写真一2．3．2　シャーブルック歩道橋

　　　　　　　　y＿＿」

　　　　　　320

図一2．3．1　シャーブルック歩道橋断面25）
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23．2　高強度コンクリートの研究

（1）高強度化および力学特性に関する研究

　コンクリートの高強度化は，図一2．3．2に示すように，①結合材自体の高強度化，②結合材と骨材

の界面の結合力の強化，③最適骨材の選択，④①～③の組み合わせ，によるといわれている27）．①

については，コンクリート中の空隙を少なくし，セメントペーストの強度を上げることであり，高

性能AE減水剤の使用により，低水セメント比が達成されている．②は，セメントペーストと骨材

との接着を改善する方法であり，シリカフユームやフライアッシュなどの混和材料のポゾラン反応

により界面領域の空隙を充填することによって接着力を改善するものである．

　　　　　　　　　　　ニニ・・…虞1灘ぽ。＿。，、，Hl

　　　　　　　　　　　　　　　　　tUI＋tt：tsn・L・IJeぱめのロゆ　　　　　e　e！tfきの　ゆ

：芸㍗　　L一柳モ1㌫磁i⊇灘酬
　　　　　　　　　　　　　　　　　オートクレープ養憧の適用
　　　　　　　　　　　　　　　　　ロ　リンダとプレスぼサのせ　ぷ　

　　　　　　1‘ftnn’〉　　　一酬・…｛燃f；㌫㍗

膿くli；『iil：1鷲iiiiii三雛竺

　　　　　　［～語蕊襟漂1＿。，。骨。。。。
　最適骨材の竜択
　　　　　　一籠度分布の改縛一最密充てん状態の骨材の慢用
　　　　　　一結台材の9フネスの改脾一観繊■による代鯵く’SIFC（）N
〔‘ト、MDF．　DSP，　PL’C、　PC，　PICおよびSIFCONの配号は，本文4章を●照、

図一2．3．2コンクリートの高強度化の方法27）

混和材による骨材との接着力の強化を加える必要

があるといわれている．また，枡田28）は，図一2．3．3

に示すように水結合材比が25％以上の範囲では

圧縮強度は結合材水比に比例して増加するが，

25％以下では必ずしも比例しないことを指摘して

いる．最近では，3成分系のセメント28）やシリカ

フユームセメント29）を用いて，圧縮強度150N

／mm2クラスのコンクリートの製造が可能となっ

ている．

60～120N／㎜2までの高強度コンクリートの力

学特性については，我が国のNew　RCプロジェク

　これらの効果については，New　RCプロジェクトの中で，システム的に研究がなされている．例

えば，中根14）によれば，高1鍍化は，圧縮強度80～100N／㎜2までは，高性能AE減水剤の使用

による水セメント比の低減効果で，それ以ヒは，

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　IOO

1L）OO

そ
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Fs儒備柵
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　　結合材水に↓％［

．40　　　　3i）　　　25　22．5　　20　1，R．2　167　　15

　　　　水結合材上ヒ　｛％）

図一2。3．3水結合材比と圧縮強度との関係
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トをはじめ，各国のプロジェクトとして取

り組まれてきており，設計指針等に組み込

まれてきている．表一2．3．3に1996年時点

における各国の設計指針に規定されている

圧縮強度の適用上限値の比較を圧縮強度供

試体の形状・寸法とともに示す31）．

ACI318－89では圧縮強度の適用上限は示さ

れていないが，その他の国における圧縮強

度の範囲は，円柱供試体強度で80～100N

／mm2となっていることがわかる．なお，そ

の後ヨーロッパ規準としてまとめられた

EurocOde（2002年）32）では，90　N／mm2，ま

た，NZS33）では100　N／mm2が設定されてい

る．なお，CSA34）とNZSでは，耐震設計に

おける変形性能を考える部材についてはさ

らに圧縮強度の上限を小さく制限している．

なお，ACI318－0235）では，圧縮強度の適用上

、鍍2躍二ρC媚仁ゐ‘げるブレヰヤスAセグ〉（．ン声と

膚「産〃彦コンク〃－Aの朋に苗ナる姪在の微

表一2．3．3　各国の設計指針に規定されている

　　　　　　　　圧縮強度の適用上限値の比較
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限値は陽には示されていないが，定着長の値やせん

断耐力の値など各設計項目の中で上限設定が行われ

ている36）．

　高強度コンクリート材料の力学特性についても，

過去多数の研究がなされ，それらの成果が指針や規

準に反映されている．これらの中から高強度コンク

リートの力学特性として留意すべき点としては以下

が挙げられる．

①軸圧縮応力下での高強度コンクリートの応カーひ

ずみ曲線の特徴としては，図一2．3．434）に示すように，

一般のコンクリートに比べて尖った最大応力点とそ

の後の急激な下り勾配を持ち，脆性的になる38）こと

が知られている．また，圧縮強度の増加に伴い，最

大応力時のひずみは増加する38）．棒部材等の断面終

局耐力は，応カーひずみ曲線の相違にあまり影響され

ないことから，コンクリート標準示方書39）では，80

N／mm2までの規定として終局耐力算定用の応カーひ

16・ P

　120
苺

ミ

880
9

40

0
　0　　0戊　　α2　　0．3　　α4

　　　　　Strain　（％ノ

図一2．3．4高強度コンクリートの応力

　　　　ひずみ曲線

ずみ曲線として，従来から用いられてきた2次曲線型の応カーひずみ曲線を用い，終局ひずみをコン

クリート強度の関数で表し，普通コンクリートより小さくしている．しかし，終局状態に至る変形

まで検討する場合は，応カーひずみ曲線の影響が大きいため，下降域も含めた実際に即した曲線を仮
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定する必要がある40｝ことを述べている．

②弾性係数は，圧縮強度の増加比率ほどは増加しない．また，シリカフユームを用いた80～

100N！mm2程度のコンクリートでは骨材の種類と品質の影響を受けやすい41）．　New　RCプロジェク

トの構造設計ガイドライン42）では，図一2．3．5に示すように160N／mm2程度までのデータを基に，

圧縮強度との関係で高強度コンクリートに適用できる式を求めている．

③引張り強度や曲げ強度については，圧縮強度の増加ほど改善できず，圧縮強度に対する引張り強

度や曲げ強度の比は，圧縮強度が増加するほど小さくなる．提案式としては，コンクリート標準示

方書や野口ら43）の提案式がある．

④付着強度は，シリカフユームを使用した場合，ポゾラン反応により鋼材との境界面が強化される

ことなどから，一般に大きくなることが報告されている41）．ただし，各規準における鉄筋の定着長

は，圧縮強度との関係で求められており，Eur㏄odeやACIなど，70　N！mm2で頭打ちとしている36）

場合が多い．

⑤斜めひび割れせん断強度は，普通強度のRC梁に比べてコンクリート圧縮強度の増加によるせん

断耐力の上昇が小さくなること，寸法効果の影響がより大きくなる40）ことが報告されている．コン

クリート標準示方書（適用範囲は80N！mm2）やEurocOde（適用範囲は90　Nlmm2）では寸法効果を

考慮した式が提案されている．また，130N／mm2までを対象とした最近の検討としては，鈴木ら“）

の研究があり，斜め引張破壊時のせん断強度式ならびにせん断圧縮破壊時のせん断強度式を提案し

ている．

⑥高強度コンクリートのクリープについては，単位応力あたりのクリープひずみが著しく小さいこ

と，基本クリープに対する乾燥クリープの比が小さいこと，載荷応力に対するクリープひずみの比

例限界が高いことなどの特徴がある45）ことが示されている．

⑦収縮ひずみの内，乾燥収縮ひずみは，高強度化することによって小さくなる46）ことが知られてい

る．しかし，自己収縮は，高強度化とともに非常に大きな収縮が観察される．特に，シリカフユー

ムの使用により，自己収縮が助長される傾向にある46）としている．

紡ooo

　　　　　　　’
柳　　㎜　凱ゆ

・騎、r

　　　　　　　　’Ft噛度CMPdi

図一2．3．5圧縮強度とヤング係数との関係
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（2）高強度コンクリートの耐久性能に関する研究

　高強度コンクリートは，高性能AE減水剤やシリカフユームなどの混和材料によってコンクリー

ト組織が緻密化され，これによって，耐久性が向上することになる．

　シリカフユームを混入した耐久性については，これまで種々の検討がなされてきている．シリカ

フユームを用いたコンクリートの設計・施工指針（案）41）では，耐久性の各項目について以下のよ

うに調査されている．

①中性化

　図一23．6に示すように，水結合材比30％程度以

下の高強度コンクリートでは，シリカフユームの

混入の有無にかかわらず中性化に対する抵抗性は

極めて高い．

②塩化物浸透抵抗性

　シリカフユームの混入により，一般に塩化物イ

オンの浸透抵抗性は顕著に増大する．Yamamoto

ら47）は，急速塩化物浸透試験（AASHITO・T－277）

の方法を用いて，シリカフユーム置換率を変化さ

せた場合の実験を行っており，図一2．3．7に示すよ

うに電流量（電流量が小さいほど塩化物の浸透抵

抗性が小さい）と強度との関係を求めている．こ

れによれば，シリカフユームの置換率が5％以上

であれば置換率にあまり関係なく高強度化によっ

て浸透抵抗性が顕著に高まることがわかる．

③アルカリ骨材反応

　シリカフユームは，コンクリートの細孔溶液中

の水酸イオンおよびアルカリイオン濃度を低減す

ることから，アルカリ骨材反応による膨張を抑制

する効果がある．ただし，シリカフユームを20％

程度，置換する必要がある．

④透水性および透気性

　　03　　　04　　　0．5　　　0．6　　　　0．7　　　08　　　　0．9

　　　　　　　WパC＋S）

図一2．3．6水結合材比とコンクリートの

　　　　　中性化深さとの関係

……

纓繽R……硯－剰 邑

　　亭㌻禄く⇔

　　　　　　i煎S貯ength（IWPa）
■4a3　Cou㎞b8鳳compr●88i■Strength（Silica　Fumt　Cernent）‘‘）

図一2．3．7塩化物の浸透抵抗性と圧縮強度

　　　　　との関係

　透水性および透気性に対するシリカフユームの改善効果は，水結合材比，シリカフユーム置換率お

よび養生条件に影響される．水結合材比が35％以下では，透水および透気性は十分に小さいことから，

シリカフユームによって改善されるものの効果は小さい．

⑤凍結融解抵抗性

　水結合材比25％では，シリカフユーム置換率にかかわらず，優れた耐凍結融解抵抗性を示すが，

水結合材比35％以上では，シリカフユーム置換率の増加とともに耐久性指数は低下する傾向がある．

高強度コンクリートの塩化物イオンに対する拡散係数については，コンクリート標準示方書にお
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いて，普通ボルトランドセメントの場合とシリカフユームを含めた混和材料を用いた場合について，

図一2．3．8のように推定式が示されている．本推定式によれば，混和材料を用いた場合は，普通セメ

ントを用いた場合より塩化物イオンに対する拡散係数は小さくなることが示されている．ただし，

データのばらつきや水セメント比が小さい領域のデータは少なく，今後の検討が望まれる．

　以上のように，高強度コンクリートの場合，

特に水結合材比30％以下のコンクリートは，

強度の増加とともに組織の緻密化により，中

性化抵抗性，塩化物浸透抵抗性，低透水性，

凍結融解抵抗性など耐久性の各性能を高める

ことができる．また，施工性の良い流動化を

図ることにより，強度，耐久性および施工性

に優れたいわゆる高性能コンクリートとする

ことができるといえる．さらに，プレストレ

ストコンクリートとして利用することにより，

構造面からも軽量化ならびにこれまで不可能

と考えられていた構造物や新形式の構造物も

可能になるものと考えられる．特に橋梁で考

えた場合，コンクリート上部工の軽量化は，

橋梁の耐震性能の向上とともに，下部工の数

量低減も含めた全体数量の縮小や架設設備や

運搬設備の縮小に繋がることから，コスト縮

減や建設エネルギーの低減にも反映されるも

のと考えられる．

以上，高強度コンクリートの利用と研究に
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渥和材料（8S，　SF）を用いた場合の水セメント比と塩化物

　　　イオンの拡散係数の間係

図一2．3．8水セメント比とイオン拡散係数との

　　　　　関係

ついて概観したが，100N／mm2以上の超高強度コンクリートを用いることにより，合理的で経済的

な構造物建設の可能性と飛躍的な耐久性を達成できる可能性があることが分かる．しかし，材料的

には，自己収縮が大きく，鉄筋等の内部拘束や外部拘束によってひび割れの発生も予測され，予期

した高耐久性が発揮されない可能性がある．超高強度コンクリートを用いた構造物の実用化に当た

っては，これらの点を解決する必要がある．
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第3章外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の

実用化に関する研究

3．1　はじめに

　わが国では，1990年代に入って熟練労働者の減少や人件費の高騰から機械化や省力化施工の要請

が強まるとともに急速施工が要求されるようになり，特に橋梁分野においては，外ケーブル構造と

プレキャストセグメント架設工法を併用した外ケーブルプレキャストセグメントPC構造（Precast

Segmenta1　Externally　Prestressed　Concrete）の採用が増えてきている．

　外ケーブルプレキャストセグメントPC（以下，　PSEPCと呼ぶ）構造は，施工の省力化・工期の

短縮・品質の向上などの観点から非常に優れた構造形式であるが，わが国での実用化にあたっては，

設計・施工面での種々の課題を解決する必要があった．

　その一つに，PSEPC構造の曲げ挙動の解明と評価手法の検討がある．外ケーブルは，図一3．1．1

に示すように，部材内部に配置されてグラウトされた内ケーブルと異なり，コンクリート桁と付着が

なく，柱頭部横桁で定着されてデビエータで支持されているだけであるので，外ケーブルのひずみ

は，桁全体の変形（伸び）に対応して生じることになる．そのため，外ケーブルのひずみは同位置

のコンクリートのひずみと一致しないため，通常の平面保持の仮定に基づいた曲げ理論が適用でき

ず，外ケーブル構造の部材断面の破壊抵抗曲げモーメント算定にあたっては，終局限界状態におけ

る部材の変形と外ケーブル応力度の増加との関係を評価して終局曲げ耐力を算出する必要がある．

　また，近年，プレキャストセグメント工法による橋梁が建設されているが，そのほとんどにおい

て内外ケーブルを併用した構造形式が採用されているにもかかわらず，内外ケーブルを併用した

PSEPC構造の曲げ特性について，過去に系統的に研究された例は少なく，内外ケーブル比率の変化

に伴ってこの種の構造部材がどのような挙動変化を示すかについては十分明らかにされていないの

が現状である．

　次の課題として，PSEPC構造も

含めたプレキャストセグメント

PC構造の耐震性の課題がある．

　PC橋梁の上部工はこれまで設

計的には地震時にクリティカルに

なることが少なく，また上部工本

体のPC主桁が地震被害を大きく

受けた事例がなかったため，PC 図一3．1．1外ケーブルプレキャストセグメントPC構造
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主桁部材の耐震性能について論じられることはほとんどなかった．しかし，阪神大震災以降，下部

工の耐震性能が大幅に強化・補強されたのに伴い，大規模な橋梁を始めとして，PCラーメン橋や長

大橋の主桁についても大きな地震力が作用する可能性があり，耐震性能を検討しておく必要がある．

さらに，PSEPC構造は，耐力および変形性能において，一般に一体打ちのPC構造より劣り，耐震

性能の面からも確認しておく必要があると考えられる．その検討にあたっては，履歴復元力特性の

把握が必要となるが，PSEPC構造はもちろんのこと外ケーブル構造やプレキャストセグメント構造

の履歴復元力特性について研究した事例はほとんど無く，今後，耐震性に対する基本的な挙動解明

が必要と考えられる．

　本章では，PSEPC構造の実用化にあたり，PSEPC構造の曲げ挙動の解明と実務的な解析手法の提

案ならびに地震時曲げ特性の解明を目的として，実験的ならびに解析的検討を行う．まず，内外ケ

ーブル比率に着目したPSEPC構造の模型実験を行うことにより，その曲げ挙動を解明する．ついで

実務設計に比較的利用しやすいファイバーモデルを用いた解析手法について検討し，実験との比較

を行ってその適用性について検討する．次に，PSEPC構造も含めた各種PC構造の耐震性能につい

て，基礎的な知見を得ることを目的として，繰り返し交番載荷実験を行って検討を行う．本章での

検討の流れを，図一3．1．2に示す．

外ケーブルプレキャストセグメントPC

　　構造の曲げ特性の解明

内外ケーブル比皐に着目した曲げ実験

内外ケーブル比率による曲げ挙動の解明
終局挙動およびメカニズム，じん性

　外ケーブル張力増加

外ケーブルプレキャストセグメントPC構造
　における内外ケーブル比率の提案

外ケーブルプレキャストセグメントPC

　構造の実務解析手法の提案

ファイバーモデルを用いた複合非線形解析
　　　におけるモデル化の検肘

実験結果との比較によるモデル化

　　　手法のPi

外ケーブルプレキャストPC構造の
　　地震時繰り返し曲げ特性

　　　　　　↓
　外ケーブルプレキャストセグメント

　PC構造を含むPC各構造の
　　地震時繰り返し曲げ実験

全外ケーブルプレキャストPC構造の
　　　じん性改善の検討

履歴復元力特性等耐震性能の把握
　および耐震性に対する留意点

外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の実用化

図一3．1．2　3章の検討フロー
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3．2　外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の曲げ特性

　本節では，内外ケーブル比率（内ケーブルと外ケーブルの断面積比）の変化に伴うPSEPC構造

の曲げ挙動変化の解明ならびに終局限界状態における外ケープル増加応力度の変化を検討するため，

全ケーブル量一定の下で内外ケーブル比率のみを変化させた試験体を用いて，実験的に検討する．

さらに，得られた終局状態における外ケーブル応力度と各国の基準あるいは提案されている算定式

との比較を行い，その精度について検討する．

3．2．1　実験概要

（1）縮尺模型実験の基本的な考え方

　本研究では，スパンバイスパンエ法における代表的な実構造物の箱桁1）を参考にして，実験上の

制約から，試験体をその約1／8縮尺模型とし，実構造物のスパン長が40m程度であることを考慮し

て，試験体のスパンを5mと設定した．試験体の断面形状は，製作上の制約からT桁断面としたが，

設計にあたっては，コンクリート断面積に対するケーブル比率および導入プレストレス量ならびに

配置鉄筋量を実構造物の箱桁と同程度とすることで，実構造物と同様な力学的挙動を示すように配

慮した．

（2）実験要因および試験体諸元

　実験要因を表一3．2．1に示す．現在施工されている内外ケーブルを併用したプレキャストセグメン

ト架設工法による橋梁では，内外ケーブル比率は，一般的に内：外＝3：7程度である．したがって，

本研究では，内外ケーブル比率として内：外二3：7を基準（No3試験体）としてケーブル総断面積

を決定し，その上下の比率に変化させるとともに外ケーブル100％および内ケーブル100％を加えて，

計5種類の試験体とした．そのため，内および外ケーブルには，目標とする内外ケーブル比率に一

致するように6種類のPC鋼線を組み合わせて設定した．なお，その他の要因は全て一定となるよ

うにした．

　試験体の形状寸法および外ケーブルと補強筋の配置を図一3．2．1に示す．同図には，計測項目，計

測位置および載荷位置も示してある．プレキャストセグメント（以下，セグメント）の高さおよび

セグメント長は，参考とした実セグメントの約1／8縮尺から，それぞれ345mmおよび300mmと全

ての試験体において一定とし，セグメント数は，17個となった．また，実セグメントの軸方向鉄筋

比，せん断補強筋比および床版横方向鉄筋比がそれぞれ0．2％，L5％および0．85％であることを考

慮して，セグメントには軸方向補強筋として引張鉄筋比および圧縮鉄筋比とも0．28％（D6×4本）

の鉄筋を，横方向補強筋およびせん断補強筋比としては，0．85％（D6＠75　mm）の鉄筋を配置した．

接合面には，せん断によるずれやひび割れが生じないようにするため，実セグメントと同様にせん

断キーを設けるものとし，セグメントのウエブに長さ20mmの波形のせん断キー（シアキー）を5
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個設置した．

　プレキャストセグメントは奇数番号のセグメントを製作した後脱型し，そのセグメントの接合面

を型枠としてマッチキャストで偶数番号のセグメントを打設するというロングライン・マッチキャ

スト方式で製作した．セグメントの組立では，接合面にエポキシ樹脂を塗布した後，接合面に一様

に圧力が加わるようにケーブルを用いてプレストレスを与え（圧縮応力度：0．28N／mm2），実施工と

同様な圧着接合を行った．接合に使用したエポキシ樹脂は，圧縮強度が70．8N／㎡，引張強度が22」

N／mm2であった．

　導入プレストレス量は0．55Pu（26　L8kN）とし，デビエータ部にはコンクリート梁部材（以下，桁）

と外ケーブルとの摩擦を低減させるためにテフロンシートを配置した．内ケーブルには，プレストレ

ス導入後，セメントペーストによるグラウトを行った．

　使用したケーブル（PC鋼材）および補強鉄筋の材料特性を表一3．2．2に示す．また，実験時のコ

ンクリートの圧縮強度・弾性係数およびグラウトの圧縮強度を表一3．2．3に示す．ケーブルは，基本

的にPC鋼より線を用いることとしたが，No．2試験体の内ケーブルには，鋼材断面積の調整のため，

異形PC鋼線を用いた．なお，本表のPC鋼材の降伏点fpyは，0．2％永久ひずみが生じる点であり，

弾性限界点fpy　1は，土木学会式2）に準じて引張強度fpaから0．84×fpaとして算出したものである．

表一3．2．1実験要因

試験体Nα
内外ケーブルの比率 ケーブル断面積（㎡） PC鋼より線
内 外 内 外 内 外

1 0％ 100％ 一 277．40 一 SWPR7Al5．2×2

2 12％ 88％ 33．03 242．58 SWPR2×1
rWPD3×1

SWPR7A9．3×2

@　　10．8×2

3 33％ 67％ 92．90 185．80 SWPR7Al2．4×1 SWPR7Al2．4×2

4 63％ 37％ 172．90 103．22
SWPR7A9．3×2

@　　10．8×1
SWPR7A9．3×2

5 100％ 0％ 277．40 一 SWPR7A　l5．2×2 一

表一3．2．2　ケーブルおよび補強鉄筋の材料特性

鋼材の種類 弾性限界点
@　（N／㎡）

降伏点
iN／咀㎡）

引張強度
iN／㎡）

弾性係数
iN／m6）

SWPR2 1690．2 1906．2 2012．1 1．87×105

SWPD3 1699．5 1917．3 2023．2 L88×105

SWPR7A9．3 1544．6 1714．8 1838．8 2．Ol×105

SWPR7AlO．8 1555．1 1716．4 1851．3 1．93×105

SWPR7Al2．4 1467．5 1668．5 1747．0 1．94×105

SWPR7Al5．2 1435．3 1600．6 1708．7 1．92×105

SD295　D6 一 320．8 478．5 2．10×105
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　載荷は図一3．2．1に示すように油圧ジャッキによる鉛直方向への静的2点単調載荷とし，自重分の

等分布荷重を模擬載荷できるように載荷位置を約3等分点にした．なお，自重分を載荷した後に，

載荷実験を行ったわけであるが，自重分を載荷した後のケーブル応力度が実構造物と同程度の

0．55Pu（Pu：ケーブルの引張強さ）となるように留意した．載荷の状況を写真一3．2．1に示す．

　計測項目としては，載荷荷重，桁中央部，載荷点部，デビエータ位置および支点部の変位，接合

部の開口量，内外ケーブルの張力およびひずみならびにコンクリートひずみとした．

破荷位置 載荷位置
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　♀　　　［350　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1、700　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1．　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1．700　　　　　　　　　　　　　　　　　　　35◎

1 l　　　　　　　　　　　i　　　　　　　　　　　　l 1
　　　1　　　　‘’’”°’・÷　　　　　　｝，，，‥，L，，，，＿＿，，＿ 『1　　　’’　　　”

’’’’”

　　　11

@　’，’’’”

f’　　’’’’’’’”

35。1　1㎜　1　　　　十　　　　　1　1㎜　1、釦
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　；
R50　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　5．000　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1　　350

5，200

　　9

鉋．
　No，1供拭体

ξ　　ε　　£

1』虚｛憩
～O．2供賦体　　　　No　3供M体　　　　No．4供試体

　　　　ケーブルの配置

セグメント長：tOOmm

　　s

　　・剖

　No，5供試体

配筋状況・シアキー形状

計洞項8 記号

荷賃

変位

曲寧 A
ケープ●ひfみ ■

コ〃｝一トひずみ o

単位：mm

図一3．2．1試験体諸元・計測項目・計測位置・載荷位置

表一3．2．3コンクリートの圧縮強度・弾性係数

　　　　およびグラウトの圧縮強度

コンクリート グラウト

試験体

@M
圧縮強度
iN／m㎡）

弾性係数
ikN／m㎡）

圧縮強度
i＼，m㎡）

奇数
Zグんト

偶数
Zグんト

奇数
Zグんト

偶数
Zグんト

　全

Zグんト

1 49．7 45．6 33．3 32．0 一

2 52．1 47．6 34．8 32．1 25．6

3 50．3 47．6 32．9 30．7 20．1

4 52．2 48．9 32．4 30．5 22．8

5 51．1 46．9 33．7 31．6 22．8

写真一3。2．1載荷状況
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3．2．2　実験結果

（1）ひび割れ性状

　図一3．2．2に実験終r時のひび割れ状況および破壊断面（図中に圧壊位置と記述）を示す．エポキ

シ樹脂の引張強度はコンクリートの引張強度より大きく伸び性能が高いため，初期のひび割れ発生

は等曲げ区間の各セグメントの接合面から若干ずれた無筋部分位置に発生する場合が多かった．そ

の後ひび割れは圧縮縁に向かって進展していくが，内ケーブル比率が小さいNo．1およびNo．2試験

体では，ひび割れが1カ所に集中する傾向が見られた．内ケーブル比率が大きくなるに従って、ひ

び割れは分散し，曲げひび割れが多く発生する傾向が見られた。特に，内ケーブル63％のNo．4試

験体や100％のNo．5試験体では，セグメント内にもひび割れが発生するとともに，一体打設した通

常の梁の曲げひび割れ性状と同様に，曲げせん断区間にもひび割れが発生し，載荷点に向って進展

する曲げせん断ひび割れも見られた．

No．1試験体 1

｛1
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図一3．2．2実験終了時のひび割れ状況
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（2）　曲げ特性

　実験結果の一覧を表一3．2．4に，荷重一変位（スパン中央鉛直変位）関係を図一3．2．3に示す．なお，

以下では，PCケーブル（PC鋼材）が弾性限界点に達した時点をケーブルの初降伏と呼ぶ．

　No．1試験体（内ケーブル比率0％）は，ひび割れ発生後の荷重一変位関係の剛性が最も小さく，

55mm程度変形したところでコンクリートが圧縮破壊（以下，圧壊と記す）して耐力を失った．

　No．2試験体（内ケーブル比率12％）では，ひび割れ発生後，荷重・変位が増加して60㎜程度で

内ケーブルが降伏し，外ケーブルが初降伏する前に桁上縁が圧壊するとともに内ケーブルの破断が

ほぼ同時に起こり耐力を失った．

　No．3試験体（内ケーブル比率33％）およびNo．4試験体（内ケーブル比率63％）では，ひび割れ発

生後，それぞれ45mm程度および40mm程度で内ケーブルが降伏し，その後内ケーブルの降伏時の

2倍程度の変形が進んだ87mmおよび98mmの時にそれぞれかぶり部が圧壊した．しかし，圧壊後

も急激な耐力の低下はなく，最終的には外ケーブルが初降伏した後に内ケーブルが破断して変位

130mmおよび136mmの時にそれぞれ耐力を失った．

　Nb．5試験体（内ケーブル比率100％）では，ひび割れが発生後，荷重一変位関係の剛性が最も高

く，40mm程度で内ケーブルが降伏した後に129mmでかぶり部が圧壊したが，その後も耐力を維持

し続け，じん性のある挙動を示した．No．5では，実験の安全上，内ケーブルの破断まで載荷を行わ

なかった．

　これらの結果から，PSEPC構造では，内ケーブル比率の変化に伴い，内および外ケーブルの降伏

や破断ならびにコンクリートの圧壊といった曲げ挙動を特徴付ける各特性点の順序が変化すること

がわかる．また，その曲げ特性の変化に応じて，曲げ破壊挙動も異なり，内ケーブル比率の増加に

伴い脆性的なものからよりじん性のある挙動へ変化することがわかる．これらの観点から実験結果

をまとめると次のとおりである．

1）内ケーブル比率が大きくなるに従い，曲げ特性は脆性的なものからよりじん性のある挙動へ，

　以下に示す3タイプで推移する（a→b→c）．

　a）外ケーブルが初降伏する前に圧壊して，急激に耐力が低下し，終局に至るタイプ（内0％）

　b）内ケーブルが降伏した後，圧壊と内ケーブルの破断が同時に起こって急激に耐力が低下し，

　　外ケーブルが初降伏する前に終局に至るタイプ（内12％）

　c）内ケーブルが降伏し，圧壊しても耐力は急激には低下せず，外ケーブルが初降伏した後に

　　内ケーブルの破断で終局に至るタイプ（内33～63％）

2）最大荷重および終局変位は，内ケーブル比率の増加に従って大きくなる．

（2）　外ケーブルの張力（応力度）増加

　荷重計（ロードセル）から得られた各荷重段階における外ケーブル応力度の一覧を表一3．2．5に，

荷重一外ケーブル応力度関係を図一3．2．4に示す．
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表一3．2．4　実験結果一覧

試験体Ncx．
ひび割れ内ケーフル　コンクリート　内ケーブル　外ケーブル最大荷重
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　終局時発生時　　降伏時　　圧壊時　　破断時　初降伏時　　時

破壊性状

荷重（kN） 78．2 一 108．2 一 未 108．2 同左　1

i内0％） 変位　（㎜） 7．72 一 55．84 一 未 55．84 同左

コンクリート圧壊

荷重（kN） 83．6 123．0 127．9 127．9 未 127．9 同左　2
i内12％） 変位　（㎜） 9．82 61．1 79．22 79．22 未 79．22 同左

内ケーブル降伏

ﾋコンクリートト圧壊／

焜Pープル破断が同時

荷重（kN） 82．4 120．0 133．0 ll8．4 127．4 133．0 ll8．4　3
i内33％） 変位　（㎜） 10．24 46．80 86．66 129．76 96．32 86．66 129．76

コンクリート圧壊

ﾋ外ケープル初降伏

ﾋ内ケープル破断

荷重（kN） 79．4 124．2 147．5 138．7 144．0 147．5 138．7　4
i内63％） 変位　（㎜） 10．98 37．98 97．88 135．88 107．20 97．88 135．88

コンクリート圧壊

ﾋ外ケープル初降伏

ﾋ内ケープル破断

荷重（kN） 78．9 135．9 156．5 未 一 156．8 同左　5
i内100％） 変位　（㎜） 9．65 40．75 128．67 未 一 同左

内ケープル降伏

ﾋコンクリート圧壊
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　60
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0　　　　　20　　　　40　　　　60　　　　80　　　　100　　　120　　　140　　　160　　　　180　　　200

　　　　　　　　　　　中央変位δ　（mm）

図一3．　2．3　荷重一変位（中央）関係

　各試験体（No．1～No．4）の外ケーブル応力度増加量AfPsは，ひび割れ発生時ではたかだか22～

71N／mm2であり，ひび割れ発生まではほとんど増加せず，ひび割れ発生後に大きく増加しているこ

とがわかる．その後の外ケーブルの応力増加量は，内ケーブル比率の大きい程大きくなる傾向を示

し，外ケーブル応力度fpsの最大値は，　No．3ではPC鋼材の弾性限界点fpyl（＝1468　N！mm2）を超え，

No．4では降伏点fpy（＝1715N／mm2）近くまで増加している．また，同一荷重時で比較した場合には

内ケーブル比率の小さいものほど，外ケーブル応力度が大きいことがわかる．このことは，内ケー

ブル比率の小さいものほど外力に抵抗するための外ケーブルの分担分が大きいことを示している．

　曲げの各特性点における外ケーブル応力度の増加量∠伽（以下，増加量）と内外ケーブル比率と

の関係を図一3．　2．5に示す．コンクリート圧壊時では，全外ケーブル構造のNo．1（内0％）の増加量

は313N／mm2であるのに対し，内外ケーブル併用構造のNo．2（内12％）～No．4（内63％）の増加
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量は543～618N／mm2であり，増加量に大きな差があることがわかる．さらに，内外ケーブル併用構

造であれば，内ケーブル比率の増加によって多少コンクリート圧壊時の外ケーブル応力増加量が増

加する傾向が見られるもののその差はあまりないこと，完全に耐力が失われた内ケーブル破断時で

は，内ケーブル比率の増加に従って増加量はほぼ比例的に増大していることがわかる．

　次に，内ケーブルについて，荷重一増加ひずみの関係を図一3．2．6に示す．ここで，内ケーブルの

弾性限界点までの増加ひずみとしては，各ケーブルによって若干異なるが約4，500μであり，降伏点

までは約11，000μとなる．また，内ケーブルのひずみ計測位置は，セグメントのセンターの位置であ

るので，必ずしもひび割れ位置での計測結果となっていないことに留意する必要がある．この図より，

内ケーブル比率が異なっても内ケーブルの荷重一増加ひずみ関係は，内外ケーブル併用構造である

No．2～No．4で比較した場合，　No．2がひび割れ以降でのひずみ増加が若干大きい以外はそれほど大き

く違わず，セグメントの断面内の挙動は，内外の総ケーブル断面績が同じであれば，ほぼ同じとい

える．No．5（内100％）では，ひび割れが分散したため，その他の試験体のようにひび割れ後に急激

にひずみが増加するひび割れ面に近いひずみ挙動を示さず，ひずみ増加が徐々に進展したものと考

えられる．

　さらに，外ケーブルのひずみ挙動を検討するため，外ケーブル増分ひずみ一変位関係を図一3．2．7に

示す．この図より，内外ケーブル併用構造のNo．2～No．4の外ケーブルの増分ひずみと変位との関係

は，全外ケーブルであるNo．1が若干異なる挙動を示す以外，ほぼ同じ挙動を示していることがわか

る．また，外ケーブルの増分ひずみと変位とは，有効高さの1／4程度の変位までほぼ線形関係にある

ことがわかる．それ以降は変位増加に伴って，増分ひずみが徐々に低下する傾向が見られるが，これ

は梁の変形に伴って外ケーブルの偏心距離が小さくなる幾何学的非線形性の影響が大きくなるため

と考えられる．

　以上から，外ケーブルの応力増加量は，内外ケーブル併用構造においては，内ケーブル比率が大

きいほど増大する傾向があることが明らかとなった．一方，外ケー…ブルの応力増加は，セグメント梁

の変形に依存して増加するため，外ケーブルの増加量は，結局，内外ケーブル梁のじん性に応じて

大きくなるといえる．なお，全外ケーブルの場合の外ケーブル応力増加量は，内外併用ケーブルの場

合の値の約1／2程度となり，内ケーブルの影響が大きいことが分かる．

（3）破壊断面におけるコンクリート圧縮縁ひずみと外ケーブルひずみの関係

　内ケーブル構造と外ケーブル構造のひび割れ発生から終局状態における過程での破壊断面にお

けるひずみ分布は，同一載荷荷重時では図一3．2．8（a）（b）に示すような違いが知られている3）．すな

わち，外ケーブル構造は，内ケーブル構造と比較すると，ケーブルひずみが同一の時（同一載荷荷

重時）に，コンクリートひずみが卓越する構造となる．従って，外ケーブル構造は，十分なケーブ

ルの張力増加が生じる前にコンクリート圧縮縁ひずみε　c∋（以下，圧縮縁ひずみ）が終局ひずみに

到達するため，内ケーブル構造に比べて終局耐力が低下することになる．一方，内外ケーブル併用

構造のひずみ分布は図一3．2．　8（c）に示すようになっていると仮定すれば，外ケーブルひずみが同一

の時の圧縮縁ひずみは，外ケーブル構造に比べて小さくなり，圧縮縁ひずみが終局に到達するのが

遅くなって終局耐力が大きくなるということになる．
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表一3．2．5　各荷重段階における外ケーブル応力度の一覧

試験体

@祇
　　　　　荷重段

?ﾚ

導入プレス

gレス量

ひび割れ

ｭ生時

内ケープル

~伏時

コンクリート

ｳ壊時

外ケープル

燕~伏時

内ケープル

j断時
荷重　　P　（kN） 0 78

一
108

一 一

1 fps（N／皿㎡） 887 908
一

1200
一 一外ケーブル

棊ﾍ度 ∠］fps（N／m㎡） 0 22
一

313
一 一

荷重　　P　（kN） 0 84 123 128
一

125

2 fps（N／1㎡） 899 970 1361 1474
一

1474外ケープル

棊ﾍ度 ∠lfps（N／㎡） 0 71 463 576
一

576

荷重　　P　（kN） 0 82 120 132 127 118

3 fps（N／㎡） 905 953 1221 1448 1471 1540外ケーブル

棊ﾍ度 ∠fps（N／㎡） 0 48 316 543 566 635

荷重　　P　（kN） 0 79 124 147 144 139

4 fps（N／㎡） 891 950 1150 1509 1559 1617外ケーブル

棊ﾍ度 ∠］fps（N／㎡） 0 58 259 618 668 725

記号）fps；外ケープル応力度， ∠fps；外ケープル応力度の増加量
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　以上の点を明らかにするために，コンクリートの圧縮縁ひずみと外ケーブルひずみの関係を図

一3．2．9に示す．なお，コンクリートの圧縮縁の計測位置は，コンクリートが圧壊した断面とし，パイ

型変位計よりひずみに換算したものである．この図より，内外ケーブル併用構造（NO2～No．4）は，外

ケーブル構造（Nα1）に比べて，外ケーブルひずみが同一の時に圧縮縁ひずみが小さいことがわかる．

すなわち，外ケーブルひずみと変形とは線形の関係があることから同じ変形に対して圧縮縁は余裕

があることになり，先に述べた仮定は成り立つものと考えられる．また，同じ内外ケーブル併用構

造においても，内ケーブル比率が大きくなるに従って，同一外ケーブルひずみに対する圧縮縁ひず

みが小さくなっていることがわかる．このことは，内ケーブル比率が大きくなるに従ってじん性が

改善され，それに伴って外ケーブルの応力増加も大きくなり，終局耐力も大きくなるということを

示しているものと考えられる．

（4）　圧壊後の挙動の相違について

　内ケーブル比率の大小により圧縮縁のコンクリート圧壊後の挙動に相違が見られたが，これは，

内ケーブル比率が小さい範囲（内0～12％）では，圧壊時における中立軸が圧縮縁にかなり近い

内

（a）内ケーアル構造

外ケ」
のひず
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外
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ひずみ分布

　一アル方
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（c）内外ケープル併用構造

レ〃み

図一3．2．8各ケーブル構造の破壊断面でのひずみ分布
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図一3．2．9破壊断面におけるコンクリート圧縮縁ひずみと外ケーブルひずみとの関係
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位置にあるため、かぶり部が圧壊すると同時に圧縮側の抵抗力が失われて耐力低下を引き起こすの

に対し、内ケーブル比率が大きい範囲（内33～100％）では、圧壊時における中立軸が圧縮縁から

若干離れた位置にあるため、圧壊後も圧縮側の抵抗力がすぐには失われず、耐力をある程度維持で

きるものと考えられる。

3．2．3　内外ケーブル比率に関する考察

　内ケーブル比率と最大荷重および変位ならびにそれらの低下率との比較を図一3．2．10に示す．図

の荷重低下率および変位低下率はいずれも内ケーブル100％の値を基準とした値である．また，荷重

および荷重低下率の図中には，断面計算による耐力計算値も示した．本計算による外ケーブルの扱

いは，外ケーブル張力分を断面に作用する引張り側抵抗力と仮定して断面耐力計算を行ったもので

あり，張力増加を無視して初期導入力分のみを考慮した場合と実験から得られた実測張力増加分を

加算した場合の2種類の計算値を示した．

　この図より，今回行った実験の範囲内で得られた知見を以下にまとめる．

①最大荷重については，内ケーブル比率の増加に従って最大荷重は増加するが，特に，内ケーブル

比率が小さい範囲での最大荷重の変化が大きい．

②内ケーブル比率が13％～63％の範囲では，最大荷重および圧壊時変位は，ほぼ比例的に増加して

　いることが分かる．

③内ケーブル比率が33％～100％の範囲では，圧壊時と終局時の変位が大きく異なることが分かる．

　これより，内ケーブル比率を33％～100％の範囲内にすれば圧壊後も急激には耐力が失われず，

　さらなる変形が可能なことが分かる．

④内ケーブル比率100％を基準とした場合，荷重低下は内ケーブル比率13％以上では0．8倍程度に

　収まっているが，変位低下は内ケーブル比率13％～63％の範囲で0．6～0．8倍となり，変位への影

　響が大きい．特に，全外ケーブルの場合には，変位の低下が大きく0．4倍となる．

⑤外ケーブル張力を初期導入力で一定とした断面計算値は，内ケーブル比率の減少に伴う荷重低下

　の傾向を概ね評価できる．ただし，かなり安全側の評価となり，外ケーブルの張力増加の評価が必

　要である．

⑥一方，外ケーブルの実測張力増加分を加味して計算した場合，その計算耐力は，実験値とほぼ一

　致する結果となる．このことは，外ケーブルの増加応力を正しく算出できれば断面耐力計算によっ

　て耐力を算定できることを示している．ただし，内ケーブル比率が小さい33％以下では，本計算

　方法の値は過大評価する傾向にあり，外ケー一一・・ブルの張力増加による断面耐力への寄与が計算上ほ

　ど得られないことを示している．この理由としては，外ケーブルの張力増加は定着端やデビエータ

　を通して間接的にセグメント断面に作用するが，付着を有する内ケーブルの比率が小さい場合，

　ひび割れが集中する箇所が生じ，そのような局所化に対して部材全体の張力増加は有効に作用せ

　ず，各ひび割れ断面に一様に作用するという計算上の仮定から外れるためと考えられる．
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　以上より，内外ケーブル併用構造では，ケーブル比率に応じて耐力および終局変位とも比例的に

変化すること，内ケーブル比率を33％～100％の範囲内にすれば圧壊後も急激には耐力が失われず，

さらなる変形が可能なことが明らかとなった．また，耐力の変化については，外ケーブルの張力分

を断面作用力と考えた断面計算で類推できることが明らかとなった．

（Zエ）
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図一3．2．10　ケーブル比率の影響

3．2．4　終局状態における外ケーブル応力度の算定についての検討

　一般的な外ケーブル構造では，外ケーブルが降伏する前にコンクリート圧壊により終局状態を迎

える．従って，外ケーブル構造の終局曲げ耐力の算出にあたっては，終局時における外ケーブルの

応力度をどのように評価するかが問題になる．

　そこで，本項では現在各国の基準で示されているアンボンドケーブル構造の終局状態におけるケ

ーブル応力度の算定式およびアンボンドケーブルの応力度増加に関する研究成果から提案されてい

る算定式を用いて，PSEPC構造の終局状態における外ケープル応力度をどの程度評価できるかにつ

いて，本研究で用いた試験体の形状寸法の範囲内で検討する．
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　検討に用いた算定式は，ACI4），　AASHTO5），　BS6），　DIN7），　PCI8）の各国の基準と，　Naaman9）らに

よって提案されている6種類とした．

　これらの算定式は，いずれも（3．2．　1）式の形で示され，外ケーブル応力度の増加量Afp／sをいか

に評価するかがポイントとなっている．そこで，本検討ではAfp，の計算値とコンクリート圧壊時に

おけるAfpsの実験値を比較することで外ケーブル応力度の算定について評価することにした．

左　　＝　fpe＋　Afp．9　　（N／m㎡） （3．2．1）

ここで，fps：終局状態におけるケーブル応力度（N！㎡）

　　　fpe：有効プレストレスによるケーブル応力度（N／m㎡）

　　　Afps：終局状態におけるケーブル応力度の増加量（N！mdi）

　各算定式による終局状態におけるfpsの計算値およびその計算精度（計算値／コンクリート圧壊時

における実験値）を表一3．2．6および図一3．2．11に示す．

　図一3．2．11より，No．1（内0％）の全外ケーブル構造の計算精度と，　No．2（内12％）～No．4（内

63％）の内外ケーブル併用構造の計算精度とでは，明らかに差があり，全外ケーブル構造だけが高

い値を示していることがわかる．これは，全外ケーブルのPSEPC構造では，コンクリートと付着の

ある鋼材（鉄筋あるいは内ケーブル）が全く存在しないことによる影響が大きいものと考えられる．

各提案式は，鉄筋については評価しているものがあるが，内ケーブルについて評価しているものは

なく，今後，鉄筋あるいは内ケーブルの評価を考慮した算定式について検討する必要があると考え

られる．また，内外ケーブル併用構造（No．2～No．4）に着目すれば，内外ケーブル比率が変化して

も計算精度に特に大差はないことがわかる．

表一3．　2．6 外ケーブル増加応力度に関する

各算定式の計算値と精度
外ケーフル比田（％）

外ケーブル応力度の増加量∠4fps（N／皿6）

試験体Nα M1 Nα2 Nα3 Nα4

内ケープル比率（％） 0 12 33 63

ACI 249 236 214 193

AASHTO 103 103 103 103

計算値
BS 344 348 368 389

DIN 678 681 685 709

PIC 100 100 100 100

Maaman 714 818 764 824

実験値
コンクリー

ｳ壊時
313 576 543 618

ACI 0．80 0．41 0．39 0．31

AASHTO 0．33 0．18 0．19 0．17

BS 1．10 0．60 0．68 0．63

計算精度

v算値／
ﾀ験値

DIN 2．16 1．18 1．26 1．15

PCI 0．32 0．17 0．18 0．16

Naaman 2．28 1．42 1．41 1．33

0　　10　　20　　30　　40　　50　　60

　　　　　　内ケープル比率（％）

？0　80　90　1C

図一3．2．11各算定式の計算精度
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　設計的には，DINを除いては，各国の基準は概ね安全側の計算精度を示しており，本試験体の形

状寸法の範囲内であれば，PSEPC構造の設計に適用しても特に差し支えないものと考えられる．

3．2．5　まとめ

　コンクリート断面積に対するケーブル比率，導入プレストレス量および配置鉄筋量などを実構造

物の箱桁と同程度とした実構造物の約1／8の模型を用いて内外ケーブル比率に着目した載荷実験を

行い，PSEPC構造（外ケーブルプレキャストセグメントPC構造）の曲げ特性ならびに終局限界状

態における外ケーブル応力度の増減について検討した．本検討の範囲内で得られた知見を以下にま

とめる．

1）内ケーブル比率が大きくなるに従って，曲げ特性は脆性的な挙動からよりじん性のある挙動へ

　推移することが明らかになった．

2）内ケーブル比率の増加に従って，最大荷重および終局変位が大きくなること，また，ひび割れ

　分散性がよくなることが明らかになった．

3）外ケーブル応力度は，ひび割れ発生まではほとんど増加せず，ひび割れ発生後に大きく増加す

　　る．また，外ケーブルの応力度増加は，部材の変形に依存して増加する．

4）外ケーブル応力度の増加量は，コンクリート上縁の圧壊時には，全外ケーブル構造と内外ケー

　　ブル併用構造とで大きく異なり，内外ケーブル併用構造の方がより増加量が大きくなる．

5）内ケーブル比率を33％～100％の範囲とすれば，かぶり部のコンクリート圧壊後も急激には耐力

　　が失われず，さらなる変形が可能である．したがって，変形性能を期待する場合には，内ケーブ

　ル比率に留意する必要がある．

6）PSEPC構造の内ケーブル比率に伴う耐力の変化は，外ケーブルの張力分を断面作用力と考えた

　断面計算で類推できる．したがって，外ケーブルの増加応力を正しく算出できれば断面耐力計

　算によって耐力を算定できる．

7）アンボンドケー一・・ブル構造の終局状態における応力度の各算定式をPSEPC構造に適用した結果，

　全外ケーブル構造と内外ケーブル併用構造とでは，計算精度（計算値／実験値）に明らかな差

　　が認められた．これは，各算定式に鉄筋にっいては評価する算定式もあるものの内ケーブルに

　　よる断面性能改善効果を評価できていないためである．
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3．3　外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の曲げ解析

　外ケーブル方式プレキャストセグメントPC（以降，　PSEPCと略称する）橋の設計においては，

外ケーブルの張力増加を考慮して終局断面耐力を求めることにより簡易的に設計されている。しか

しながら，この設計手法は，構造系を考慮していないため，外ケーブルの張力増加を一律に決定せ

ざるを得ないことからかなり安全側に評価していること，また，不静定構造においてはモーメント

再分配を考慮していないこと，などの課題があり，必ずしも合理的な方法とは言えない。

　合理的な設計のためには，構造系を考慮しつつ，PSEPC構造の材料の力学的非線形性と部材の幾

何学的非線形性の両挙動を解析できることが必要である．

　そこで，実用設計での解析手段として，比較的簡便に取り扱えて実用的な解析システムであるファ

イバーモデルによる複合非線形解析システム（SLAP）1）に着目し，本解析を用いてPSEPC構造に適

用する方法について検討を行うとともに，3．2節の実験結果と比較することにより，解析手法お

よびその適用性について検証する．

3．3．1　解析概要

　梁部材の非線形解析手法としては，一般にフレーム解析やFEM解析がある．　FEM解析は，解析

の特性上，ソリッド要素やシェル要素等の要素を用いて梁部材を軸方向や断面方向にかなり細分し

て分割する必要があり，詳細な局部の応力状態や変形状態を解析するのには適しているが，橋梁のよ

うな梁部材の実用設計に用いるのには煩雑な面がある．そこで，本解析では，実用設計に利用しやす

いフレーム解析を採用した．

　フレーム解析で非線形性を取り扱う方法としては，部材断面の曲げモーメントー曲率関係をフレー

ム部材に与えてから部材剛性を求めて解析する方法や部材断面をファイバーに分割して断面保持を

仮定して直接応カーひずみ関係から求めるファイバーモデルの方法がある．本解析では，軸力変化を

考慮して解析する必要性から，ファイバーモデルを用いた手法を用いる．また，外ケーブル構造は一

般的に終局時には大変形となるため，終局曲げ耐力を精度よく算出するには，材料の力学的な非線

形性とフレームモデルの幾何学的な非線形性の2つの非線形性を評価し，これを解析システムに取

り込む必要がある．そこで，本解析システムでは，材料の非線形性の評価には断面をセル状に分割

したファイバーモデル2）を，幾何学的な非線形性の評価にはUpdated　Lagrangian　Formulation3）を採

用した．

（1）　解析モデル

解析の構造モデルを図一3．3．1に示す．ファイバーモデルを基本とした解析モデルを構築した．桁

はファイバーを用いた梁要素とし，外ケーブルは軸力のみを受け持つトラス要素とした．デビエー
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タは剛体要素でモデル化し，図心との距離を確保するとともに，ケーブルとは斜めバネ要素で結合

し，ケーブル軸線上にスライド支持となるようにモデル化した．なお，梁要素においては図一3．3．2

に示すように断面を層状に分割したファイバーでコンクリート，付着のある内ケーブルのPC鋼材

および鉄筋をモデル化している．また，プレキャスト部材の接合面は，図一3．3．3に示すようにRC

部と無筋部でモデル化することにより表現することとしたが，接合面を設けない場合についても検

討する．

（2）応力～ひずみモデル

　解析に使用する材料の応力～ひずみモデルを図一3、3．4および図一3．3．5に示す．

　コンクリート，鉄筋およびPC鋼材の材料の応力～ひずみモデルは，橋梁の設計で一般的に用い

られている道路橋示方書皿編（以降，道示皿モデルと略称する）4）の材料モデルを使用することと

した。ただし，コンクリートの応力～ひずみモデルの影響を検討するため，別途，最大応力点から

横補強筋（拘束筋）量に対応して応力を低下させる軟化型モデルも用いた．軟化型モデルとしては，

道路橋示方書・耐震設計編5｝（以降，道示Vモデルと略称する）および六車・渡辺ら6）・7）によって

提案されているモデル（以降，六車モデルと略称する）を用いた．

　解析での終局の判定としては，①桁上縁の圧縮ひずみが終局ひずみε、。（道示mモデルでは，ε、、

＝0．0035）に達した場合（以下、圧壊と称する）あるいは②ケーブルが破断ひずみに達した場合の

いずれかと定義する．

、　畑　拡

桁：梁責素

テビエ→：爾榎素

　T1＝T2

　　　　　　　接合甑紗《ネ

ss・
　　　　rぐ一．＿，

図一3．3．1解析構造モデル
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鉄筋

コンクリート

フランジ（8ファイバー）

接合面

ウェブ（26ファイバー）

図一3．3．2　ファイバーモデル
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図一3．3．3接合面のモデル化

無筋部

コンクリート 鉄筋

O力5σa

　　…

2次放紬‖

σ．＝0．肪工

　O．OC　2　　　　ε・

ひずみε。

a・

ひずみε，

ae3　a・

o胴σ・

6
悩
R

PC鋼材

　　　　e．0015

ひずみε，

93　an

　　　　記号

σ直　：コンゲ」｝一トω殴計基皐強度

σ．：コンり1」トトの応力度

ε．：コンウリートのひずb

ε●：コンクリートφ浪局ひずみ

σ．：鹸筋の筒伏貞

σ．　：PC■材φ引彊強さ

a，：餌材の応力度

E，；餌材φヤン∀係数

ε，：鯛材φひずみ

図一3．3．4材料の応カーひずみモデル（道示皿モデル）4）

応力度

σrr

O．　8σ、．

｝内）乙．㌔（⊥n

｝

｛

ε

σ，二σべEd．．（ε．一ε，．｝
OO

σbl
ε‘， ε，＝

Uンクリートひずみt掲）
ひずみ

　　　　　　　記号

σ．：コンリリートの応力度

σ・：横拘東筋で拘東されたコンリリートの強度

ε，　：コンクリートのひずみ

ε・：コンリリートが最大圧縮応力に違する時のひずみ

ε・：横拘東筋で拘東されたコンウリートの笹局ひずみ

E．　：コンウリート4）ヤング係数

E‘：下降勾配

E，：飼材のヤング係数

（a）道示Vモデル5）

　　　　　　　　記号

f．：コンクリートの圧縮強度

a　：襲局ひずみ時の圧縮強度

σ．：横拘束筋で絢東されたコンリリートの圧縮強度

U．：横拘東筋で拘束された笹局ひずみ時の圧縮強度

ε．：コンリリートの圧縮強度に違する時のひずみ

ε．：コンリリートの終局ひずみ

E．：横拘東筋で拘束された圧縮強度に対するひずみ

e．：横拘東筋で拘東されたコンリリートの笹局ひずみ

（b）六車モデル6）7）

図一3．　3．5　コンクリートの応カーひずみモデル（軟化型モデル）
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3．3．2　解析結果

（1）実験結果の解析

　解析結果として，3．2節での実験結果と本ファイバーモデルによる解析結果の一覧を表一3．3．　1

に，荷重と変位の関係を図一3．3．6に示す．また，荷重と外ケーブル応力度との関係を図一3．3．7に示

す．

　解析の結果は、全ての供試体でケーブルの破断よりも圧壊が先行する結果となった．実験結果も

No．2試験体でコンクリート上縁が圧壊と同時に内ケーブルが破断した以外はコンクリートの圧壊

が先行しており，解析は基本的破壊モードについて実験結果をほぼシミュレートできていることが

わかる．

　最大荷重は、表一3．3．1に示すように内外ケーブル比率に関わらず、（実験／解析）比で0．92～1．09

の精度で解析できており，十分な精度といえる．また，荷重～変位関係は，図一3．3．6に示すように

荷重のみならず荷重～変位の非線形挙動を十分な精度でシミュレートしている．圧壊時の変位は、

（実験／解析）比で1．03～1．14と若干安全側ではあるがほぼ妥当な値を得た．また，外ケーブル

の増加応力の解析値もコンクリート圧壊時まで内外ケーブル比率に関わらず実験結果とよく一致

している．

　解析結果の内，荷重と変位について内ケーブル比率との関係で実験値と比較すると図一3．3．8とな

る．低下率については，内ケーブル比率100％の実験値を基準として示した．これより，内ケーブ

ル比率に伴う耐力変化ならびに圧壊時の変位については，実験結果の傾向を良く評価できているこ

とがわかる．

　以上より，本解析では、コンクリートの応カーひずみ関係として道示皿モデルの簡略的な応カー

ひずみモデルを用いたが、ひび割れから圧壊までの荷重一変位関係は精度よくシミュレートされて

おり、PSEPC梁の力学的挙動は十分に解析できているものと考えられる。

表一3．3．1 実験値と解析結果の比較

供試体M
ひび割れ

ｭ生荷重
@（kN）

最大

ﾗ重
ikN）

　　圧壊時

Xパン中央変位
@　（mm）

　　終局時
Xパン中央変位
@　（mm）

破壊性状

実験 78．2 108．2 55．84 55．84

1 解析 79．7 100．3 42．86 42．86

コンクリート上縁　：圧壊

焜Pーブル　　　　　ー

Oケーブル　　　　降伏せず実／解 0．98 1．08 1．03 1．03

実験 83．6 127．9 79．22 79．22

2 解析 84．0 117．1 56．04 56．04

コンクリート上縁　　圧壊

焜Pーブル　　　　：破断

Oケーブル　　　　初降伏せず実／解 1．oo 1．09 1．41 L41

実験 82．4 133．0 86．66 129．76

3 解析 82．2 135．8 78．26 78．26

コンクリート上縁　：圧壊

焜Pーブル　　　　：破断

Oケーブル　　　　　初降伏実／解 1．oo 0．98 1．ll 1．66

実験 79．4 147．5 97．88 135．88

4 解析 80．7 153．5 87．99 87．99

コンクリート上縁　：圧壊

焜Pーブル　　　　：破断

Oケーブル　　　　初降伏実／解 0．98 0．96 1．11 L54
実験 78．9 156．8 128．67 173．74

5 解析 87．1 171．2 124．43 124．43

コンクリート上縁　：圧壊

焜Pーブル　　　　降伏
Oケーブル　　　　　ー実／解 0．91 0．92 LO3 1．40
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図一3．3．8解析による内ケーブル比率の影響

（2）モデル化の影響

　前項の解析では，セグメントの継ぎ目部を表現するため，セグメントを鉄筋コンクリート部分と

無筋部分に要素分割し，コンクリートの応カーひずみ関係としては，橋梁設計で一般に用いる道路

橋示方書の簡略的な応カーひずみモデルを用いた．無筋部分の要素長が極端に小さい場合は，ファ

イバーモデルの特性上ひずみが集中する可能性があり，コンクリートのひずみを過大に評価する可

能性がある．また，コンクリートは実際には最大応力に達した後，応力が軟化した性状を示す．そ

こで，以下の項目がファイバーモデルの解析結果に与える影響にっいて，内ケーブル33％の内外ケ

ーブル併用構造と全外ケーブル構造の例を代表ケースとして検討する．

　①コンクリートの応カーひずみモデル

　②無筋部要素長

1）コンクリートの応カーひずみモデルの影響

　考慮したコンクリートの応力軟化モデルの比較を図一3．3．9に示す．実験試験体の横拘束筋による

体積比ρ、＝0．017を用いた場合，道示皿モデルでは，圧縮強度0．85σ、k＝42．5　N／mm2，ε、、＝0．0035

に対して，道示Vモデルでは横拘束された圧縮強度σ㏄および終局ひずみε、uは，それぞれσ㏄＝54．4

N／mm2，ε、、＝0．0058に，六車モデルではσ㏄＝52．6　N！mm2，ε、、ニO、0052となる．

　これらの応カーひずみモデルを用いた場合の荷重一変位関係の比較を図一3．3．10（i）に，荷重一外
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ケーブル応力度関係の比較を図一3．3．10（ii）に示す．解析結果は，それぞれ内ケーブル比率33％の

ケースと全外ケーブルの2ケースを示している．

　応力軟化型の道示Vモデルや六車モデルを用いた場合，最大荷重，終局変位までの荷重・変位関

係の曲線はほとんど変わらないものの，道示mモデルに比べて終局変位が大きく評価される．また，

道示Vモデルは六車モデルより大きく評価することがわかる．すなわち，最大圧縮強度は，荷重一

変位関係にそれほど影響を与えず，終局ひずみの大きさが終局変位に大きく寄与することがわかる．

　一方，外ケーブル増加応力の評価については，各モデルであまり変わらないことがわかる．これ

は，終局変位の増加によって外ケーブルの応力は増加するものの，終局の領域では幾何学的非線形

性の影響により，外ケーブル応力増加に与える影響が鈍るためと考えられる．

　以上から，外ケーブル構造においては，荷重一変位関係，特に終局変位を評価する場合には，応

力軟化型のコンクリート応カーひずみモデルを用いることによって精度向上を図れることがわか

った．ただし，今回の実験との比較では，若干過大評価となっていることに留意する必要がある．

2）無筋部要素長の影響

　　無筋部要素長の影響解析としては，図一3．3．11に示すように，要素長を0～150㎜に変化させ

て，荷重変位関係および外ケーブル応力度増加の評価に与える影響について検討した．無筋部要素

長0㎜は，鉄筋が連続した一体構造であり，要素長150㎜は，部材をコンクリートのみとした場合

に相当する．解析ケースとしては，内ケーブル比率33％のケースと全外ケーブルの2ケースであり，

コンクリートの応カーひずみモデルとしては，道示mモデルおよび軟化型の道示Vモデルの2種類

とした．

　荷重一変位関係についての解析結果を図一3．3．12に，外ケーブルの応力度についての解析結果を

図一3．3．13に示す．また，図一3．3．14に内外併用ケーブル（内ケーブル比率33％，道示皿モデル）

の場合について，曲率分布の計算結果を示す．

　　荷重一変位関係についてみると，無筋部要素長0㎜の解析は，明らかに荷重および変位の評価

において他のケースに比べて過大となることがわかる．すなわち，鉄筋が連続していることにより，

継ぎ目でのひび割れによる曲率の集中を評価できず，過大な評価となる．

　無筋部要素長をかぶりに対応して30㎜とした場合を基準にみると，無筋部要素長を実際より2

倍，3倍と長くすることで，ファイバーの応力集中が平均化され，終局時の変位が増加する傾向に

ある．道示皿モデルと道示Vモデルの比較では，道示Vモデルの軟化型モデルの方が若干大きいも

のの影響割合はほぼ同じと考えられる．また，内外併用ケーブルと全外ケーブルでの増加割合の差

はほとんどなかった．

　外ケーブルの応力増加についてみてみると，終局変位増加に伴って応力度が増加していることが

わかる．無筋部のひずみが平均化することにより，部材全体の変位が増加し，それに伴って外ケー

ブルひずみが増加するためと考えられる．

　図一3．3．15に，内外併用ケーブル（内ケーブル比率33％）について，継ぎ目部曲率の実測値と計

算値との比較を示す．実測値は平均値と最大値を，また，計算値は最大値と最小値を示してある．

これより，無筋部要素長をかぶり部分に対応した30㎜とした計算値が比較的実測値とも対応して
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いることが分かる．したがって，実際の継ぎ目部の挙動と対応した解析を行うためには，無筋部要

素長をかぶり相当長とすることが望ましいと言える．

　以上より，終局変位の評価にあっては，無筋部要素長の影響は大きいが，継ぎ目部の挙動を模擬

した解析を行うためには，無筋部要素長をかぶり部相当長とすることが望ましいと考えられる．
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図一3．3．15継ぎ目部曲率の実測値と計算値の比較（内ケーブル比率33％）

3．3．3解析システムの適用性

　本解析システムの適用性を検証するために，3．2節の実験結果に加えて，これまでに筆者らが

行った単純梁に関する実験10）ならびに他機関で実施された単純梁ならびに連続梁に関する実験9）ll）

について，3．3．2で示したと同様な解析条件（コンクリート応カーひずみモデル；道示皿モデル，

無筋長；かぶり部の長さ）でシミュレーション解析を行い，実験結果と比較する．解析条件で道示皿

モデルを用いたのは，設計で一般に用いる条件でどの程度適用性があるかを確認するためである．

比較項目は，終局時における耐力，変位，外ケーブル応力度とした．

　検討に用いた実験データおよび解析結果の一覧を表一3．3．2に示す．また，文献11）の連続梁の試験

体諸元を図一3．3．16に示す．非対称載荷のケース（試験体No．3～5）では，右スパンの載荷荷重を左

スパンの載荷荷重の約30％となるように制御されている．

　耐力，変位，外ケーブル応力度のそれぞれについて解析精度（実験値／解析値）と実験値との関

係についてまとめた結果を図一3．3．17に示す。また，連続梁において非対称載荷の結果の一例とし

て，文献ll）の試験体No．4について荷重一変位関係およびケーブル応力度の比較を図一3．3．18および

図一3．3．19に示す．

　図一3．3．17より，全体的に見た場合，耐力および外ケーブル応力度については，単純梁，連続梁

の区別なく非常に精度よく解析できていることがわかる．一方，変形性能については，単純梁，連続

梁ともにかなり安全側の評価となっていることがわかる．これは，文献9），lDの実験では，コンク

リートの圧縮縁を鉄筋により拘束することにより圧壊後も変形が伸びているが，解析では拘束効果

を考えたコンクリートの応カーひずみ関係を用いていないことが原因と考えられる．

　図一3．3．18および図一3．3．19の非対称載荷の結果を見た場合，耐力および外ケーブル応力度の解析

結果は，実験値より小さめであるが，左スパン中央の塑性ヒンジ化その後の中央支点部断面の圧壊

までの挙動を再現した荷重一変位関係がある程度評価できており，モーメント再分配も実用上問題な
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く解析できているものと考えられる．

　以上，コンクリートの応カーひずみ関係に道路橋示方書の簡易材料モデル（道示mモデル）を用

いた場合でも，本複合非線形解析システムを用いることにより，単純梁ならびに連続梁の耐力，ケ

ーブル応力を精度よく推定できることがわかった．また変形については，安全側の結果となることが

わかった．したがって，外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の解析に本解析手法は，十分

適用可能であると考えられる。

表一3．3．2　検証用データ

試験体 耐力　（kN） 変形（mm｝ 外ケーブル張力（kN） 外ケーブル応力度（N／mm2）
実験種別

No． 試験体種別 実験 解析 実験／解析 実験 解祈 実験／解析 実験 解析 冥験／解析 実験 解析 実験／解析

No」 単純梁 PC 50．0 47．1 LO6 77．48 8L56 0．95 27．0 28．3 0．95 1373．1 1445．4 0．95

日紫喜ら1旬 No2 単純梁 PC 46．1 44」 LO4 78．23 8L49 0．96 27．0 28．0 0．96 1373．1 14303 0．96

No．3 単純梁 EPC 45．1 43」 LO5 55．93 57．66 0．97 27．0 27．9 0．97 1373』 1415．6 0．97

No．4 単純梁 PSεPC 30．4 29．4 1．03 55．25 56．38 0．98 27．0 27．6 0．98 1373．1 140L2 0．98

No．5 単純梁 PSEPC 31．4 29．4 LO7 52．25 52．78 0．99 27．0 27．3 0．99 1373．1 1387．0 099

No」 単純梁 PSEPC 108．2 loo．3 1．08 55．84 42．86 1．30 332．9 333．7 Loo 1200．0 1203．0 Loo

3．2節実験 No．2 単純梁 PSEPC 127．9 U7．1 LO9 79．22 56．04 1．41 357．7 320．7 1．12 1474．6 1322．0 L12

No．3 単純梁 PSEPC 133．0 135．8 0．98 86．66 78．26 1．11 269．0 261．5 LO3 1442．4 1407．4 1．02

No．4 単純梁 PSEP℃ 149．5 153．5 0．97 97．88 87．99 1．11 155．8 157．8 0．99 1509．4 1528．8 0．99

No．5 単純梁 PSIPC 156．8 17L2 0．92 128．67 124．43 1．03 212．4 209．7 LO1 1475．9 1468」 LOl

No小 単純梁 PSE卜℃ 65．3 62．7 1．04 67．80 45．90 L48 348」 368．7 0．94 1254．9 1329」 0．94

睦好ら9） No．2 単純梁 PSEPC 63．4 61．8 LO3 64．90 43．70 1．49 336．4 361．9 0．93 1212．7 1304．6 0．93

No．3 単純梁 PSEPC 62．4 60．4 LO3 82．50 42．90 1．92 320」 362．8 0．88 ll53．9 1307．9 0．88

No．4 単純梁 PSEPC 68．7 68．3 LOl 92」0 78．90 Ll7 377．6 413．8 0．91 136L2 149L7 0．91

No．5 単純梁 PSEPC 63．8 67．0 0．95 143．40 105．50 1．36 39L3 400．1 0．98 1410．6 1442．3 0．98

No．6 単純梁 PSEPC 63．5 61．5 1．03 118．10 98．50 1．20 377．6 375．6 LO1 136L2 1354．0 LO1

No．7 単純梁 PSEPC 77．8 749 LO4 88．10 51．80 L70 382．6 408．9 0．94 1379．2 1474．0 0．94

No．8 単純 EPC 84．3 84．1 1．00 8L80 71．80 Ll4 37L7 369．7 1．OI 1339．9 1332．7 LOl

No．1 連続梁 EPC 13L8 125．4 LO5 57．60 50．48 1．14 259．0 235．5 LlO 1393．9 1267．5 L10

藤岡らω No．2 連続梁 PSEPC 73．7 72．7 LO1 35．70 25．11 1．42 222．8 230．9 0．96 1199．2 1242．7 0．96

No．3 連続梁 PSEPC 79．4 72．6 LO9 38．80 26．09 1．49 243．5 229．8 Lo6 1310．5 1236．8 Lo6

No．4 連続梁 PSEPC 70．2 62」 1．13 47」0 33．74 1．40 218．5 206．2 1．06 ll76．0 1109．8 1．06

No．5 連続梁 PSEPC 7L9 6L1 1．18 80．10 39．64 2．02 22L6 206．9 1．07 1192．8 1113．6 1．07

No．6 連続梁 PSEPC 79．5 72．4 LlO 80．10 64．22 1．25 145．7 140．3 LO4 1045．7 1006．9 LO4

注｝　PSEPC　：外ケーブルプレキャストセグメントPC構造

　　PSIPC　；内ケーブルプレキャストセグメントPC構造

EPC　：外ケーブルー体PC構造

F℃　　；内ケーブルー体PC構造

　　　　　　　　　　　　ぶρコn’●ng「カ■4σ5θ

幽　幽・　．』
　　　　　き「『［｝

　　　　　　　　タリ　’ト　ゆ　　　　　　　　　　　　び

　　　1　　　　　1qO　　　　　　　l
EndS劇：ご’on　　　　γンpics’Sectien　　　　ρ●㎡●to’Section

　　　　　　　　　　　　μ〃｛gbn●んロ刷

　　　　　　　図一3．3．16

1

　　　　　l
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図一3、3．19連続梁非対称載荷実験の

　　　　　外ケーフ’JL応力度の比較

3．3．4全外ケーブルプレキャストセグメントPC構造のじん性改善

（1）検討概要

　内ケーブルが存在しない全外ケーブルプレキャストセグメントPC構造は，3．2節の実験結果か

ら，ひび割れ後の耐力増加や変位増加が小さく，コンクリート上縁が圧壊後急速に耐力低下を起こす

というじん性に乏しい結果となった．そこで，全外ケーブルプレキャストセグメントPC構造につい

て，じん性改善の方策を探るため，解析的に検討する．じん性改善の方法として，ここでは，以下の

3つの方法について取り上げる．

　①外ケーブルの分散配置

②外ケーブルのアンボンド的配置

　③コンクリート圧縮部の補強

①は，複数のデビエータを配置して外ケーブルを分散配置することにより，外ケーブルの偏心距離
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変化の影響を小さくすることをねらったものである．②は，全セグメントにデビエータを設け，外ケ

ーブルをアンボンドケーブル状態に近づくようにしたものである．③は，既往の研究9）によって，コ

ンクリートの圧縮部の補強によりじん性改善が図られることに着目したものである．

　解析対象構造としては，3．2節の全外ケーブル構造のNo．1試験体を基本として，解析ケースに応

じて解析条件を変化させた．解析条件の内，コンクリートの応カーひずみモデルついては，①および②

の場合は道示皿モデルを使用し，③については，横拘束筋の効果を評価するため道示Vモデルを用い

た．その他の材料条件は，同じとした．

（2）外ケーブル分散配置の影響

　検討した外ケーブルの配置ケースを図一3．3．20に示す．外ケーブル支持点であるデビエータの数を

2，4，5個と変化させ，外ケーブルを基本配置の2等分および3等分に配分したものである．各ケーブル

配置の場合の荷重一変位関係の解析結果を図一3．3．　21に示す．なお，外ケーブルの合計断面積は同じと

している．

　解析結果より，外ケーブルを分散配置した影響は，ほとんどみられず，じん性を改善することはで

きていないことがわかる．これは，全外ケーブル構造の場合，偏心距離変化の影響が現れるまでの変

形が生ぜず，外ケーブル分散の効果が発揮されなかったこと，等曲げ区間でひび割れが集中して曲げ

変形が局所化するがそれに伴う部材の伸び変形が生ぜず，分散したケーブルが有効に作用しなかった

ことが考えられる．

　したがって，外ケーブルの分散配置は，全外ケーブル構造のじん性改善には有効でないことが明ら

かとなった．

（3）外ケーブルのアンボンド的配置の影響

　検討した外ケーブルの配置を図一3．3．22に，荷重一変位関係の解析結果を図一3．3．23に示す．本図よ

り，外ケーブルをアンボンド的に配置した場合，ひび割れ以降の荷重一変位関係が若干改善され，終

局変位も増加することがわかる．

　これは，外ケーブルが各セグメントに連結されているため，継ぎ目部で局所的曲げ変形が起きよう

とするのをデビエータを介して，有効に抑制するためと考えられる．
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基本配置

分散配置1（2等分して配置）

分散配置2（3等分して配置）

1

単位：mm

図一3．3．20外ケーブルの分散配置

基本配置

アンポンド的配置

単位：m

図一3．3．22外ケーブルのアンボンド的配置
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（4）コンクリート圧縮部の補強の影響

　コンクリートの圧縮部の補強は道路橋示方書に従い，横拘束筋の体積比で評価した．3．2節での

試験体の体積比を基準…として，その2倍，3倍を考慮した．体積比を2倍，3倍とした場合のコンク

リートの応カーひずみモデル（応力軟化型；道示Vモデル）を図一3．3．24に示す．また，荷重一変位関

係の解析結果を図一3．3．25に示す．

　荷重一変位関係をみると，横拘束筋を増加させることによって，初期剛性が若干変化するものの，

曲線形状は変化せず，終局変位が改善されるのがわかる．横拘束筋を2倍，3倍と変化させた場合，

終局変位は1．42倍，1．84倍と増加しており，また，その増加率は横拘束筋体積比と比例した関係に

なる．これは，終局変位の増加割合が道示Vモデルにおける終局ひずみの増加割合に一致しているこ

とから，終局状態では，コンクリートの終局ひずみの改善によって，継ぎ目部の回転性能が比例的に

増大し，終局変位が増加するものと考えられる．すなわち，継ぎ目部を補強することにより，じん性

改善を図れることが示される．
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図一3．3．24体積比を変化させた場合のコンクリート　図一3．3．25コンクリート圧縮部の補強の影響

　　　　　の応カーひずみモデル

（5）全外ケーブルプレキャストセグメントPC構造に対するじん性改善のまとめ

　全外ケーブルプレキャストセグメントPC構造について，じん性改善の方策を探るため，①外ケー

ブルの分散配置，②外ケーブルのアンボンド的配置，③コンクリート圧縮部の補強について解析的に

検討した．これらの結果，じん性改善の方法として，以下のことが明らかとなった．

1）外ケーブルを主桁に分散して配置する方法は，じん性改善には効果が認められなかった．これは継

　ぎ目部で局所化する変形に対して，外ケーブルがこれを抑制することができないためであると考え

　られる．

2）全セグメントにデビエータを設け，外ケーブルをアンボンドケーブル状態的に配置した場合，荷重

　一変位関係を若干改善することができる．

3）圧縮部の横拘束筋による補強は，じん性改善に直接的に寄与する．これは，終局状態では，コンク

　リートの終局ひずみの改善によって，継ぎ目部の回転性能が比例的に増大し，終局変位が増加する

　ものと考えられる．

4）以上より，②と③の方法の効果は異なるため，これらの方法を併用することにより，全外ケーブル
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プレキャストセグメントPC構造のじん性改善はさらに図れると考えられる．

3．3．5　まとめ

実用設計での解析手法を検討するため，ファイバーモデルによる複合非線形解析システムに着目

し，PSEPC構造の解析に対する適用性を検討した．本検討で得られた知見を以下にまとめる．

1）　セグメントおよび継ぎ目部をRC部分と無筋部でモデル化し，コンクリートの応カーひずみ関

　　係に道路橋示方書の2次曲線型材料モデル（道示皿モデル）とした解析手法は，実験結果の荷

　　重一変位関係，外ケーブル応力増加を十分な精度でシミュレートすることができる．ただし，

　　終局変位は，一般に過小評価する傾向がある．

2）　セグメントの継目部の評価手法として無筋部のモデル化については，無筋部を考慮することに

　　より，耐力および変形とも実際の外ケーブルプレキャスト構造の曲げ挙動を評価することがで

　　きる．モデル化上，無筋部の要素長を長くすると要素のひずみ集中が緩和されることにより，

　　変位が増大するが，継ぎ目部の挙動を模擬した解析を行うためには，無筋部要素長をかぶり部

　　相当長とすることが望ましい．

3）　コンクリートの応カーひずみ曲線において，最大応力から応力が軟化する道示Vモデルや六車

　　モデルを用いた場合，耐力や外ケーブル増加応力の評価にはそれほど影響を与えず，終局変位

　　の増加に寄与する．PSEPC構造においては，荷重一変位関係，特に終局変位を評価する場合には，

　　応力軟化型のコンクリート応カーひずみモデルを用いることによって精度向上が図れる．ただ

　　し，今回の実験との比較では，内外併用ケーブルの場合，変位や外ケーブル応力度は，若干大

　　きく評価された．

4）　コンクリートの応カーひずみ関係に道示皿モデルを用いた解析手法を用いて，他機関が行った

　　連続梁を含めた実験結果を解析したところ，耐力，変位および外ケーブルの応力増加を十分な

　　精度でシミュレートすることができる．ただし，終局変位は，安全側に評価する傾向がある．

　　また，連続梁で非対称の載荷荷重に対する挙動も実務上十分な精度で解析が可能である．

5）　全外ケーブルのPSEI℃構造のじん性改善を目的として，①外ケーブルの分散配置，②外ケー

　　ブルのアンボンド的配置，③コンクリート圧縮部の補強，について解析に検討した．①の方法

　　は有効な効果が得られなかったが，②および③の方法は，じん性改善に一定の効果が得られた．

　　両者を組み合わせることでじん性改善はさらに図れると考えられる．

　以上より，ファイバーモデルを用いた複合非線形解析は，セグメントの継目部の評価を適切に行

えば，PSEPC構造を十分な精度で解析することが可能であり，設計的には，道示皿モデルの応カー

ひずみモデルで十分な精度が得られること，さらに実験をシミュレートする場合には，コンクリー

トの応カーひずみモデルに軟化型を用いるなどモデル化を詳細にすることにより．より精度良い解

析が可能であることが明らかとなった．

一64一



鏑3茸外ケープlbプレヰヤズ声セグメン声ρ0擬の期化／こ粛プる研究

3．4　外ケーブルプレキャストPC構造の地震時繰り返し曲げ特性

　PC橋梁の上部工はこれまで設計的には地震時にクリティカルになることが少なく，また上部工本

体のPC桁が地震被害を大きく受けた事例がなかったため，　PC梁部材の耐震性能について論じられ

ることはこれまでほとんどなかった．

　しかしながら，阪神大震災以降，下部工の耐震性能が大幅に強化・補強されたことに伴い，大規

模な橋梁を始めとして，上部工も大きな地震力が作用する場合が生じてくるものと考えられる．特

にPCラーメン橋や長大橋の主桁については耐震性能を検討する必要性が増えてくるものと考えら

れる．その検討にあたっては，履歴復元力特性の把握が必要となるが，PSEPC構造も含めて外ケー

ブル構造やプレキャストセグメント構造について，これらの履歴復元力特性について検討された例

は少なく，挙動解明が必要である．

　そこで，本節では，PC上部工の橋軸直角方向を対象に，通常の内ケーブルPC構造と外ケーブル

構造やプレキャストセグメント構造など，部材構造とケーブル方式の違いがPC梁部材の耐震性能

に与える影響を調べることを目的に，小型模型試験体を用いて静的正負交番載荷実験を行って，履

歴復元力特性とエネルギー吸収性能について論じる．

3．4．1　実験概要

（1）実験目的

地震時に上部工に作用するエネルギーは，運動エネルギーとして消散される以外のエネルギーは

主に軸方向鋼材の塑性化により消散される．場所打ち工法で構築する従来のPC上部工（内ケーブ

ル構造）では，橋軸直角方向に地震により慣性力が作用した場合，地震エネルギーは主に内ケーブ

ルや軸方向鉄筋が塑性化することにより消散されることになる．しかし，外ケーブル構造では，外

ケーブルが塑性化しにくいため，外ケーブルが消散しないエネルギーは運動エネルギーとして消散

されることになり，塑性化による吸収エネルギー的には内ケーブル構造より劣ることが予想される．

また，セグメント工法を用いた外ケーブル構造では，セグメント接合面に軸方向鋼材が存在しない

ため，その傾向はより顕著となるものと予想される．

　そこで，本研究では内ケーブル構造に比べて，外ケーブル構造，セグメント構造がどのような基

本的耐震性能（履歴復元力特性・エネルギー吸収性能）を示すかを調べることを目的に，橋軸直角

方向地震時を想定した繰返し模型実験を行うこととした．

（2）実験要因

実験要因を表一3．4．1に示す．実験要因は実験目的に則して部材の構造種別とケーブル構造種別の

2つとし，その他の要因は全て一定となるようにした．部材の構造種別としては一体打ち部材（場

所打ち部材）とセグメント部材の2種類とし，ケーブル構造種別としては，内ケーブル構造，外ケ
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一ブル構造，内外ケーブル併用構造の3種類とした．試験体は，これらを組み合わせて，内ケーブ

ル構造の一体打ち部材（場所打ち部材）を基準試験体（PI）とし，外ケーブル構造の一体打ち部材（PE））

および外ケーブル構造のセグメント部材（SE）の2体に，内外ケーブル併用構造のセグメント部材

（SC）を加えた全4体とした．

（3）試験体

試験体の断面形状は，1室箱桁断面を対象とし，図一3．4．1に示すように，実橋における橋軸直角

方向に地震による慣性力が作用した場合に鉛直軸回りの曲げ剛性が等価となるように上下床版を一

体化し，ウエブ厚さを調節してH型断面にモデル化した．試験体の大きさとしては，実験機器の制

約からこれを縮小して実橋の約1！20程度の大きさとした．

各試験体の設計においては，まず，基準試験体（PI）を上述の考え方によって設計し，その他のPE，

SE，　SC試験体は，　PI試験体と同じ断面形状，鉛直軸回りに同じ軸方向鉄筋およびPC鋼材の配置

で外ケーブル化やセグメント化を行った．なお，全PC鋼材量および鉄筋量を各試験体で同じとし

たため，各試験体の曲げ耐力は各試験体構造によって異なる．

　PIおよびSC試験体の形状寸法を図一3．4．2に示す．試験体は，1型断面とし，軸方向鉄筋（以下，

軸筋と略す）およびPC鋼材を対称複配置した全長3，400mmの単純梁とした．軸筋には引張鉄筋比

および圧縮鉄筋比とも0．28％（SD345D6×4本）の異形鉄筋を，横方向拘束筋には，せん断補強筋

比L58％（SD345　D6＠50mm）の異形鉄筋を配置した．横方向拘束筋の間隔は，せん断破壊が先行

しないよう「土木学会コンクリート標準示方書・設計編」1）の規定に基づいて設計した．また，PC

鋼材（ケーブル）はA種のPC鋼より線を使用（表一3．4．1）し，　PC鋼より線一本あたりに0．55Pu

（Pu：PC鋼より線の引張強さ）の緊張力を与えて，6．O　N／mm2のプレストレスを導入した．なお，

SC試験体の内ケーブル比率は，標準的な比率（33％）になるべく一致するように設定して，28％と

した．また，内ケーブルのみ，鋼材断面積の調整のため異形PC鋼線を用いた．それぞれの鋼材の

機械的性質を表一3．4．2に示す．

　セグメント部材（SE，　SC）はロングライン・マッチキャスト方式で製作し，一般部のセグメント

長は200mmとした．セグメントを組み立てる際には、接合面にエポキシ樹脂（圧縮強度：70．8　N／mm2，

引張強度：22．1N！mm2）を塗布した後，圧着接合（圧縮応力度：0．28　N／mm2）とした．内ケーブルに

は，プレストレス導入後セメントペーストによるグラウトを行った．コンクリートおよびクラウトの

圧縮強度は，表一3．4．1に併せて示してある．

（4）載荷方法と計測項目

載荷位置と計測項目を図一3．4．3に載荷装置図を図一3．4．4に示す．また，実験状況を写真一3．4．1

に示す．載荷位置は，スパン長3．000mmに対し，載荷スパン長900mmとし，せん断スパン比（せ

ん断スパン／桁高）を3．3とした．載荷は押し引き用の油圧ジャッキにより載荷フレームを介して

正負交番の漸増繰り返し曲げ載荷を行い，回転角（スパン中央鉛直変位／（スパン長／2））で制御

した．載荷サイクルは，ひび割れ発生時および計算上の軸筋降伏時（一体打ち部材のみ）と，それ

以降は回転角1／200rad（以下，1／200と略す）の整数倍とし，同じ回転角での繰り返し載荷は2回
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とした．また，最大載荷の80％を下回った場合を部材の終局と定義し，実験を終了した．

計測項目としては，載荷荷重，外ケーブル張力，鉛直変位，軸筋のひずみおよびケーブルのひず

みとし，載荷荷重および外ケーブル張力は，ロードセルにより計測した．また，軸筋およびケーブ

ルのひずみはいずれも試験体の中央位置にひずみゲージを貼付して計測した．変位は，支点位置も

含めた7点で変位計により計測し，支点との相対変位を求めた．

表一3．4．1実験要因

コンクリート＊2 グラウト＊2
試験体

@M 記号判
部材の構造

@種別
ケープル構造 ケープルの仕様

圧縮強
iN／㎡）

弾性係数
ikN／㎡）

圧縮強
iN／㎡）

1 PI
一体打ち部材
i場所打ち部材）

内ケーブル SWPR7AlO．8；4本 47．8 25．4 32．2

2 PE 47．6 26．9
一

3 SE
外ケープル SWPR7A　10．8；4本 51．7＊3

T1．7＊2

25．8＊3

Q6．1＊2 一

4 SC

セグメント部材

i分割部材） 内外ケープル

@併用
　内：SWPD3；4本
O：SWPR7A9．3；4本

52．4＊3

T2．0＊4

28．0＊璽

Q8．0＊4
29．1

＊1；記号種別：P（一体打ち部材），S（セグメント部材），
　　　　　　1（内ケーブル構造），E（外ケーブル構造），　C（内外ケーブル併用構造）
＊2；コンクリート，グラウトの物性は，載荷実験時における材料試験結果を示す．
＊3；ロングライン・マッチキャスト方式における先行打設セグメントのコンクリートの物性

＊4；ロングラィン・マッチキャスト方式における後行打設セグメントのコンクリートの物性

表一3．4．2鋼材の機械的性質

鋼材の種類 断面積
i㎡）

降伏点
iN／㎡）

引張強さ
iN／㎡）

弾性係数
ikN／㎡）

伸び
i％）

SWPD3 19．28 1917 2023 188 3．5

SWPR7A　9．3 51．73 1730 1887 194 3．5

SWPR7A　lO．8 70．02 1642 1828 194 3．5

SD345　D6 31．67 442 558 210 20

地震による慣性力 載荷荷重
〈≒：〉　　　　　　　　　　　　　〈＝〉　　・　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　●

■　　●　　●　　　　　　　　●　　●　　■ ii 山扮直　固り

●Φ

①’

　　　1
焜Pープ1レ　　　●

c　　　4・

一ヒ ●

②■

晴直帽り　　◆　　◆　　■

ii ●

ii

実構造物 槙型供試体

図一3．4．1断面形状のモデル化の考え方
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1　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1
計潟項目 凡例

1

☆P佗　　　　　　　☆P12’
@　　　　　l　　　　　l正鍍荷 電荷荷宜 ☆★

・・’，？、，，，・，． ●

〔 ’ ，7．・〔¶、，°†°・°

外ケープル彊力 ◎4
o

“●．

● 6 　o

D．●‘‘．‘ふ・・“‘

鉛直萱位 ●

▲‘■」λ． ‘9‘‘ ．　、

飴筋のひfみ o
　　　　　　　　　　　　　　　1　　　　　　　　　　！負殴荷
@　　　　　　　　　　　　　　．★P12　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　★P12，．　　　　　　　　　　　　　　　　　　3000 ケープルのひずみ ●

幽4古単位：mm

図一3．4．3　載荷位置と計測項目

　　　扉荷〃耐蔵蜘図

図一3．4．　4　載荷装置図

単位：㎜

写真一3．4．1　実験状況
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3．4．2　実験結果と考察

　全試験体の載荷荷重とスパン中央鉛直変位との関係を図一3．4．5に示す．図中には，ファイバーモ

デルによる解析結果を併記してある．図中の記号は軸筋の降伏（●），破断（▲），PC鋼材の降伏（○）

および破断（△），コンクリートの圧壊（×）を示している．また，実験終了後のひび割れ状況を図

一3．4．6に示す．

（1）破壊性状

a）一体打ち部材／内ケーブル構造（PI試験体）

基準試験体であるPI試験体では，曲げひび割れが発生した後，2／200サイクルで軸筋が，続いて

3／200サイクルで内ケーブルが降伏し，12／200サイクルの時に載荷点で軸筋の座屈とコンクリート

の剥離が起こった．その後，載荷を続行したが，載荷点での損傷が大きくなり，載荷不可能となっ

て14／200サイクルで実験を終rした．実験を終了したサイクルでは，載荷は最大荷重の92％で部

材の終局に至っておらず，軸筋，PC鋼材の破断は観察されなかった．

b）一体打ち部材／外ケーブル構造（PE試験体）

PE試験体はPI試験体の内ケーブルを外ケーブルに置き換えた試験体で，一体打ち部材における

ケーブル方式の違いを比較するためのものである．PE試験体では，曲げひび割れが発生した後，

1／200サイクルで軸筋が降伏，6／200サイクルで軸筋が座屈してコンクリートが圧壊，8／200サイク

ルの時に軸筋が破断し，急激に耐力が低下して終局に至った．なお，終局状態においても外ケーブ

ルは降伏ひずみに達していなかった．

c）セグメント部材／外ケーブル構造（SE試験体）

　SE試験体はPE試験体をセグメント工法で製作した試験体で，部材の製作方法の違いを比較する

ためのものである．SE試験体では，載荷スパン内の接合面近傍で曲げひび割れが発生した後，5／200

サイクルでコンクリートが圧壊し，6／200サイクルの時に外ケーブルが降伏したが，耐力は急激に

は低Fせず緩やかに低下して終局に至った．なお，終局状態において外ケーブルの破断はなかった．

d）セグメント部材／内外ケーブル併用構造（SC試験体）

　SC試験体は，　SE試験体の外ケーブルの28％を内ケーブルに置き換えて内外ケーブル併用構造と

し，エネルギー吸収性能の改善を目的とした試験体である．SC試験体では，載荷スパン内の接合面

近傍で曲げひび割れが発生した後，2／200サイクルで内ケーブルが降伏，4／200サイクルでコンクリ

ートが圧壊，6／200サイクルの時に内ケーブルが破断し，急激に耐力が低下して終局に至った．実

験終了後に，内ケーブルの破断面を観察したところ，グラウトと内ケーブルの間の付着切れは全く

見られなかった．なお，終局状態においても外ケーブルは降伏ひずみに達していなかった．

（2）ひび割れ性状

図一3．4．6によれば，ひび割れ性状は，一体打ち部材とセグメント部材で大きく異なり，一体打ち

部材ではひび割れ分散性が良好であるのに対し，セグメント部材ではセグメント接合面近傍にひび

割れが集中する傾向が見られる．また，一体打ち部材においては，内ケーブル構造（P1）と外ケー

一70一



錦3茸外ケープ〃プレ牛ヤスAセグメン声PC”ifの英朔’化仁脚する研究

ブル構造（PE）でひび割れ分散性に差が見られ，付着のある鋼材の多いPI試験体の方が良好なひ

び割れ分散性を示している．セグメント部材においては，外ケーブル構造（SE）と内外ケーブル併

用構造（SC）でひび割れの分散性に差は見られない．

（3）　履歴復元力特性

図一3．4．5によれば，各試験体で履歴復元力特性に大きな差が見られ，PI試験体では除荷後の残留

変位が大きく，履歴曲線が平行四辺形型であるのに対して，PE試験体では残留変位が小さく原点指

向性の強いS字型の履歴特性を示している．また，セグメント部材であるSE試験体，　SC試験体で

はさらに残留変位が小さくなり，より原点指向性が顕著となっている．

変形性能についても大きな差が見られ，PE試験体では軸筋が，　SC試験体では内ケーブルが破断

し，急激に耐力が低下して脆性的な性状を示しているのに対し，付着のある軸方向鋼材に破断の見

られなかったPI試験体とセグメント接合面に付着のある軸方向鋼材が存在しないSE試験体では終

局までに大きな変形性能を有し，じん性に富んだ性状を示している．

ただし，SE試験体は，解析値よりも荷重が低くなる傾向があり，繰り返し載荷により，コンクリー

ト圧縮域の劣化が進み，耐力が低くなったものと考えられる．

　全ての試験体でコンクリートは圧壊しており，その後の変形性能が劣っているのは付着のある軸

方向鋼材に破断の見られた試験体のみであった．すなわち，今回のように最大荷重からの低下率で

部材の終局を定義した場合，変形性能に大きく影響するのは，コンクリートの圧壊ではなく，付着

のある軸方向鋼材の破断であるといえる．従って，コンクリート圧壊以後の変形性能を期待するた

めには，特に，外ケーブル構造やセグメント構造においては軸方向鋼材の破断に留意する必要があ

ると考えられる．なお，付着のある軸方向鋼材が破断したのは，外ケーブル構造では，ひび割れが

分散せずに破断面にひび割れが集中し，高応力の低サイクル疲労の現象により鋼材が破断したもの

と考えられる．特に，内外ケーブル併用のSC試験体で内ケーブルが比較的早期に破断に至ったの

は，内ケーブルに比較的付着の良いインデントPC鋼線を用いたことも起因しているものと考えら

れる．
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　　　　　　　　　　　　図一3．4．　5　各試験体の荷重一変位関係

（a）一体打ち部材／内ケーブル構造（PI試験体）

，　　　　　　　＼

・　　　（ ゜　　　1

（b）一体打ち部材／外ケーブル構造（PE試験体）

（c）セグメント部材／外ケーブル構造（SE試験

（d）セグメント部材／内外ケーブル併用構造（SC試験体）

　　図一3．4．6　実験終了後のひび割れ状況
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（4）　累積吸収エネルギー

耐震性能を評価する際の一つの指標となる累積吸収エネルギーを用いて各試験体を比較する．部

材が吸収するエネルギーは，荷重一変位履歴曲線で囲まれる面積で表されるが，各試験体で曲げ耐

力が異なっているため，各試験体の累積吸収エネルギーを直接比較し，各種構造の耐震性能につい

て論じることはできない．そこで，累積吸収エネルギーを最大荷重Pmaxで除して正規化し（以下，

正規化累積吸収エネルギーと略す），これを用いて比較を行うこととした．正規化累積吸収エネルギ

ーと載荷点変位の関係を図一3．4．7に示す．

図一3．4．7により，載荷点変位が45mm（6／200）の時点で1サイクルの正規化累積吸収エネルギー

を比較すると，基準試験体であるPI試験体に対してPE試験体は111％，　SE試験体は47％，　SC試

験体は68％であり，一体打ち部材における内ケーブル構造（PI）と外ケーブル構造（PE）では大き

な差はないが，一体打ち部材（PI，　PE）とセグメント部材（SE，　SC）では大きな差があることがわ

かる．これは，セグメント部材ではセグメント接合面に軸筋が無いことが1サイクル毎のエネルギ

ー吸収性能に大きく影響していることを示している．また，SE試験体に対して，外ケーブルの28％

を内ケーブルに変更することでエネルギー吸収性能の向上を期待したSC試験体では，正規化累積

吸収エネルギーが47％→68％で21％の増加となり，その効果が確認できた．

　しかしながら，終局状態までに吸収するトータルのエネルギー（図中に●で示す）を比較すると，

PI試験体がもっとも大きく，次いで，　SE試験体，　PE試験体，　SC試験体の順となっている．最も

吸収エネルギーが小さくなると予想されたSE試験体がPE試験体およびSC試験体を上回ったのは，

PE試験体およびSC試験体が早期に軸筋あるいは内ケーブルが破断して終局状態に至り，変形性能

が劣ったためである．

　　　　　　　　　　　　回転角　　（rad）
　　　　　2／200　　　4／200　　　6200　　　8／200　　10200　　12200　　14／200　　16200
　1400
…

E1200
：

ミ51000

日　800
褒

16°°”…”i’……←’’””’PE”…÷’”〆†…’’”・…’‥’÷’叩

±…

茸2°°

§°。153。456。，59。1。512。
　　　　　　　　　　　載荷点変位　　（mm）

図一3．4．7正規化累積吸収エネルギーと載荷点変位の関係
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3．4．3　まとめ

PC上部工の橋軸直角方向を対象に，部材の構造種別（一体打ち構造とセグメント構造）とケーブ

ル構造の違い（外ケーブル構造，内ケーブル構造および内外ケーブル併用構造）がPC梁部材の耐

震性能に与える影響を調べることを目的に，小型模型試験体を用いて静的正負交番載荷実験を行っ

た．本実験の範囲内で得られた知見を以下に記す．

1）　一体打ち部材における内ケーブル構造と外ケーブル構造では履歴復元力特性に大きな差が見

　　られ，内ケーブル除荷後の残留変位が大きく履歴曲線が平行四辺形型であるのに対し，外ケー

　　ブル構造では残留変位が小さく原点指向性の強いS字型の性状を示す．また，セグメント部材

　　では，一体打ち部材に比べてより顕著な原点指向性を示す．

2）　コンクリートの圧壊以降の変形性能は，特に，外ケーブル構造やセグメント構造においては付

　　着のある軸方向鋼材の破断により決定される．これは，外ケーブル構造では，ひび割れが分散

　　せずに破断面にひび割れが集中し，高応力の低サイクル疲労の現象により鉄筋やPC鋼材が破

　　断するものと考えられる．

3）　一体打ち部材における内ケーブル構造と全外ケーブル構造では1サイクル毎の累積吸収エネ

　　ルギーに大きな差はない．一方，セグメント部材は，同一変位で比較した場合，1サイクル毎

　　の累積吸収エネルギーが一体打ち部材の1／2程度と小さくなる．これは，セグメント部材ではセ

　　グメント接合面に軸筋が存在しないためと考えられる．

4）外ケーブル構造のセグメント部材では，セグメント接合面に付着のある軸方向鋼材が全く存在

　　しないため，エネルギー吸収性能が低下すると予想されたが，1サイクル毎の吸収エネルギーは

　　小さいものの，大きな変形性能を有し，トータル累積吸収エネルギーでは大きな値を示す．ただ

　　し，耐力は，解析値より低下する傾向にあり，これは圧縮部の繰り返し載荷の影響による劣化

　　に起因しているものと考えられる．

5）外ケーブル構造のセグメント部材に対して外ケーブルの28％を内ケーブルに変更することで

　　エネルギー吸収性能の向上を期待した内外ケーブル併用構造のセグメント部材では，1サイク

　　ル毎の吸収エネルギーは増加するものの，今回の試験体では早期に内ケーブルが破断し，トータ

　　ル累積吸収エネルギーは反対に低下した．試験体で内ケーブルが比較的早期に破断に至ったの

　　は，内ケーブルに比較的付着の良いインデントPC鋼線を用いたためPC鋼材の付着切れが起こ

　　りにくかったことが起因しているものと考えられる．

　以上より，コンクリートの圧壊以降のポストピーク挙動は，一体打ち内ケーブル構造と比較した

場合，一体打ち全外ケーブル構造や内外ケーブル併用のプレキャストセグメント構造では，ひび割

れが集中することにより，鉄筋や付着のあるPC鋼材の破断が早期に生じやすくなることがわかっ

た．したがって，一体打ち全外ケーブル構造や内外ケーブル併用のプレキャストセグメント構造の

ように，ひび割れが集中するようなPC構造では，その耐震性，特に変形性能は，鋼材の地震時繰

り返し付着特性と破断に対する照査が重要であることが指摘される．
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3．5　結言

　第3章では，外ケーブルプレキャストセグメントPC（PSEPC）構造の実用化を図るため，特に内

外ケーブル比率に伴うPSEPC構造の曲げ挙動に着目し，模型実験を行うことによりその曲げ挙動や

外ケーブル応力度に与える影響について解明した．ついで実務設計に比較的利用しやすいファイバ

ーモデルを用いた複合非線形解析手法について実験との比較を行ってその適用性について検討を行

った．次に，PSEPC構造も含めた各種PC構造の耐震性能にっいて，基礎的な知見を得ることを目

的として，一体打ち部材とセグメント部材の違いやケーブル構造の違いに着目して地震時繰り繰り

返し特性について実験的に検討した．以下に，本研究で得られた知見を述べる．

（1）　内外ケーブル比率の影響

1）内ケーブル比率が大きくなるに従って，曲げ特性は脆性的な挙動からよりじん性のある挙動へ

　推移する．また，最大荷重および終局変位が大きくなり，ひび割れ分散性がよくなる．

2）外ケーブル応力度は，ひび割れ発生まではほとんど増加せず，ひび割れ発生後に大きく増加す

　　る．外ケーブル応力度の増加量は，コンクリート上縁の圧壊時には，全外ケーブル構造と内外

　　ケーブル併用構造とで大きく異なり，内外ケーブル併用構造の方がより増加量が大きくなる．

　　また，外ケーブルの応力度増加は，部材の変形に依存して増加する．

3）今回の試験条件の範囲では，全ケーブルに対する内ケーブル比率を33％～100％の範囲とすれ

　　ば，かぶり部のコンクリート圧壊後も急激には耐力が失われず，さらなる変形が可能である．

　　したがって，変形性能を期待した設計を行う場合，内ケーブル比率に留意する必要がある．

4）PSEPC構造の内ケーブル比率に伴う耐力の変化は，外ケーブルの張力分を断面作用力と考えた

　断面計算で類推できる．したがって，外ケーブルの増加応力を正しく算出できれば断面耐力計

　算によって耐力を算定できる．

5）外ケーブル構造を対象とした終局状態における外ケーブル応力度の各算定式をPSEPC構造に

　適用した結果，全外ケーブル構造と内外ケーブル併用構造とでは，計算精度（計算値／実験値）

　　に明らかな差が認められた．また，設計的には，DIN（ドイツ）を除いて各国の規準は，かな

　　りの安全側の値となる．これは，各算定式に鉄筋については評価する算定式もあるものの内ケ

　ーブルによる断面性能改善効果を評価できていないためである．

（2）複合非線形解析手法の適用性

1）ファイバーモデルを用いた複合非線形解析において，セグメントおよび継ぎ目部をRC部分と

　　無筋部でモデル化し，コンクリートの応カーひずみ関係に道路橋示方書の2次曲線型材料モデル

　　（道示皿モデル）とした解析は，実験結果の荷重一変位関係ならびに外ケーブル増加張力を十

　分な精度でシミュレートすることができる．ただし，終局変位は，一般に過小評価する傾向が

　　ある．
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2）セグメント継目部のモデル化として無筋部を考慮する手法は，PSEPC構造の曲げ挙動を耐力お

　よび変形ともに評価することができる．モデル化上，無筋部の要素長を長くすると要素のひず

　み集中が緩和されることにより，変位が増大するが，継ぎ目部の挙動を模擬した解析を行うた

　めには，無筋部要素長をかぶり部相当長とすることが望ましい．

3）コンクリートの応カーひずみ曲線において，最大強度から応力が軟化する軟化型モデルの道示

　Vモデルや六車モデルを用いた場合，耐力や外ケ・一・・一ブル増加応力にはそれほど影響を与えず，

　終局変位の増加に寄与する．外ケーブル構造においては，荷重一変位関係，特に終局変位を評価

　する場合には，応力軟化型のコンクリート応カーひずみモデルを用いることによって精度向上

　を図れる．

4）コンクリートの応カーひずみ関係を道示皿モデル（2次曲線型モデル）とした解析手法を用いて，

　他機関が行った連続梁を含めた実験結果を解析したところ，モーメント再配分も含めて，耐力，

　変位および外ケーブルの応力増加を十分な精度でシミュレートすることができる．ただし，終

　局変位は，安全側に評価する傾向がある．

5）外ケーブル比率100％のプレキャストPC構造のじん性改善を目的として，①外ケーブルの分

　散配置，②外ケーブルのアンボンド的配置，③コンクリート圧縮部の補強，について解析に検

　討した．①の方法は有効な効果が得られなかったが，②および③の方法は，じん性改善に一定

　の効果が得られた．両者を組み合わせることでじん性改善はさらに図れると考えられる．

6）以上より，ファイバーモデルを用いた複合非線形解析は，外ケーブルプレキャストセグメント

　　PC構造を十分な精度で解析することが可能であり，設計での解析手法として用いることがで

　きる．また，コンクリートの応カーひずみモデルとしては，設計的には道路橋示方書の材料モ

　デルで十分な精度が得られること，さらに実験をシミュレートする場合には，応力軟化型の応

　カーひずみモデルを用いるなどモデル化を詳細にするこどにより，より精度の高い解析とする

　ことが可能であることが明らかとなった．

（3）外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の地震時繰り返し曲げ特性

1）一体打ち部材において内ケーブル構造と全外ケーブル構造を比較した場合，それぞれの履歴復

　　元力特性には大きな差が見られ，内ケーブル構造の場合，除荷後の残留変位が大きく履歴曲線

　　が平行四辺形型であるのに対し，全外ケーブル構造では残留変位が小さく原点指向性の強いS

　　字型の性状を示す．また，全外ケーブル構造は，内ケーブル構造より変形性能に劣り，終局が

　　鉄筋の破断によって決まる．

2）セグメント部材において，全外ケーブル構造と内外ケーブル併用構造を比較した場合，内外ケ

　　ーブル併用構造は，耐力的には解析値の耐力に一致し，全外ケーブルより大きくなったが，変

　　形性能は，内ケーブルが比較的早期に破断に至ることにより全外ケーブル構造より劣る結果と

　　なった．内ケーブルが早期に破断に至った理由の一つとしては，今回の実験では，模型製作上

　　の制約から内ケーブルに比較的付着の良いインデントPC鋼線を用いたため，インデントPC鋼

　　線の繰り返し荷重による付着劣化が起こりにくく，鋼線のひずみが破断面で集中したことが起

　　因していると考えられる．したがって，通常のPC鋼より線とすれば，変形性能は改善される
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　ものと推測される．

3）コンクリートの圧壊以降の変形性能は，特に，外ケーブル構造やセグメント部材においては付

　着のある軸方向鋼材の破断により決定される．これは，外ケーブル構造やセグメント部材では，

　ひび割れが分散せずに破断面にひび割れが集中し，高応力の低サイクル疲労の現象により鉄筋

　やPC鋼材が破断するものと考えられる．

4）一体打ち部材における内ケーブル構造と全外ケーブル構造では1サイクル毎の累積吸収エネル

　ギーに大きな差はない．一方，セグメント部材は，同一変位で比較した場合，1サイクル毎の

　累積吸収エネルギーが一体打ち部材の1／2程度と小さくなる．これは，セグメント部材ではセグ

　メント接合面に軸筋が存在しないことによるものと考えられる．

5）全外ケーブル構造のセグメント部材では，セグメント接合面に付着のある軸方向鋼材が全く存

　在しないため，エネルギー吸収性能が低下すると予想されたが，1サイクル毎の吸収エネルギー

　は小さいものの，大きな変形性能を有し，トータル累積吸収エネルギーでは大きな値を示す．内ケ

　ーブル比率を28％とした内外ケーブル併用構造のセグメント部材では，1サイクル毎の吸収エ

　ネルギーは増加するものの，早期に内ケーブルが破断し，トータル累積吸収エネルギーは反対に

　低下する．

6）以上より，コンクリートの圧壊以降のポストピーク挙動は，一体打ち内ケーブル構造と比較し

　た場合，一体打ち全外ケーブル構造や内外ケーブル併用のプレキャストセグメント構造では，

　ひび割れが集中することにより，鉄筋や付着のあるPC鋼材の破断が早期に生じやすくなるこ

　とがわかった．したがって，今後，一体打ち全外ケーブル構造や内外ケーブル併用のプレキャ

　ストセグメント構造を地震力が卓越するような部位へ適用するに当たっては，耐震性の照査に

　当たって，耐力のみならず，ひび割れ部における鋼材の高応力・低サイクル疲労と破断に対す

　る照査が重要であることが指摘される．
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第4章　プレキャストPC橋脚の実用化に関する研究

4．1　はじめに

4．1．1　研究目的

阪神大震災以降，下部工においては耐震設計が改定され，じん性を確保することを目的に，帯鉄

筋や中間帯鉄筋を高密度に配筋するようになってきている．この改定によりRC橋脚の耐震性が向

上した反面，配筋量の増加や配筋方法の複雑化により，現実の施工の場面では施工が困難である場

合も生じており，無理をして施工した場合には，逆に品質上の問題を起こす場合も生じている．

　これらの課題を解決する一つの方法として，省力化や工期短縮の観点から上部工と同様に橋脚の

施工にもプレキャストセグメントの利用が有用と考えられる．特に，上部工と同様に，主鋼材をPC

鋼材としたプレキャストセグメント工法によるプレストレストコンクリート橋脚（以下，プレキャ

ストPC橋脚と略す）の方が，配筋作業が簡略化され更なる施工合理化が図られるものと考えられ

る．

プレキャストPC橋脚については，2章で述べたように海外での地震が少ない地域での実績や過

去に工期短縮を目的に実施された例があるものの，これまであまり実施されていない．この理由と

しては，軸力部材である橋脚にプレストレスを導入した場合の費用対性能の関係が明らかにされて

いないこと，また，わが国のような地震国では，耐震性が重要となるが，一般にプレストレスを導

入すると履歴吸収エネルギーが小さくなり，耐震性能的に不利になると考えられていたことなどが

あげられる．

プレストレスを導入した場合の効果については，RC橋脚にプレストレスを導入したいわゆる場所

打ちによるパーシャリープレストレストコンクリート橋脚（以下，PPC橋脚と略す）について，そ

の耐震性能が最近注目され，2章で述べたように研究が精力的に進められた結果，PPC橋脚は十分

な耐震性能を保有することが明らかにされており，現在では「プレストレストコンクリート橋脚の

耐震設計ガイドライン（以下，ガイドライン）」いが整備されている．

　しかし，プレキャストPC橋脚については，その設計手法がガイドラインでもまだ明確ではなく，

耐震性能については十分な検討がなされていないのが現状である．特に，大地震時に損傷が集中す

る橋脚下端，あるいはセグメント接合面（以下，接合面）の部位では，接合面の摩擦やせん断キー

以外でせん断力を確実に伝達できる構造が必要となる．また，想定外の地震外力に対してもPC鋼

材が破断しないような工夫が必要と考えられる．

本章では，プレキャストPC橋脚の実用化を図ることを目的に，まず，セグメント接合面に円筒

鋼管を配置し，これのダウエル作用によってせん断力を伝達できる新しい連結構造を考案し，模型
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実験によって本構造のせん断伝達特性の評価を行った．また，開発した連結構造を適用した新しい

プレキャストPC橋脚を考案し，本プレキャストPC橋脚の耐震性能の評価を模型実験によって行う

とともに，その評価手法について検討した．さらに，一般的なPC橋脚の耐震性能について解析的

に検討し，その耐震安全性を評価した．さらに，本構造の実用化を図るために，施工法についても

検討を行った．本章の研究の流れを図一4．1．1に示す．

新しい連結構造を用いた

vレキャストPC橋脚の開発

セグルトの連結構造の考案

せん断伝達耐力の検討

@（壁厚／鋼管径比）

内簡鋼管の付着特性

新連結構造の設計方法

プレキャストPC橋脚の耐震性能の確認 PC橘脚の耐震性に関する

　　　解析的検討

プレ柄ストPC橋脚の試設計

PPC橋脚およびプレキャストPC橋

脚におけるエネルギー定則の

　　　適用性の検討

図一4．1．1　4章研究フロー
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4．1．2連結構造ならびにプレキャストPC橋脚の構造

新しく考案した連結構造は，接合面に作用するせん断力を構造的に伝達することを目的としたも

のであり，図一4．1．2に示すように①外筒鋼管，②内筒鋼管，③PC鋼材および④グラウトの各材料

で構成される．セグメント間のせん断伝達は，グラウトが充填された内筒鋼管とその外部のグラウ

トならびに外筒鋼管を介してセグメントに伝達される構造としたもので，内筒鋼管は，PC鋼材の防

錆等の保護も兼ねている．また，内筒鋼管を本構造のようにPC鋼材のダクトとして利用した場合

には，内筒鋼管とグラウトの付着力は小さいと考えられるため，導入プレストレスを超えるPC鋼

材の増加応力に対しては，アンボンド的に挙動することが期待され，セグメント基部でのPC鋼材

のひずみの集中を緩和でき，早期のPC鋼材の破断を防止できるものと考えられる．なお，外筒鋼

管は内筒鋼管からの局部的な力を受けた場合の応力分散の目的と埋め込み型枠としての目的を兼ね

て配置したものである．

　新連結構造を用いたプレキャストPC橋脚の概要図を図一4．　1．3に示す．本プレキャストPC橋脚

は，工場あるいは現地製作ヤードにおいて，橋脚軸方向に輪切りにした形で予め外筒鋼管を埋設し

て橋脚セグメントを製作し，現地にて構築するものである．構築手順は，まず，製作したセグメン

トを積み上げて，外筒鋼管の中に接合面を跨ぐように内筒鋼管を配置し，次に，内筒鋼管の中にPC

鋼材を挿入・緊張して構造体とする．その後，外筒鋼管と内筒鋼管の空隙，内筒鋼管とPC鋼材の

空隙にそれぞれにグラウトを行い，完成させるものである．

●

内簡領管

外簡■管

セグ

＜塔g 橋田

高さ

方向

外簡■管

セグ
＜塔g

セグ

外簡鯛管

ト

③PC鋼材 ④グラウト

せん塑」

　　（1）外筒鋼管

一②内簡鋼管

接合面

　　　　側面図拡大図

図一4．1．2新しい連結構造

外筒鋼管 PC鋼材を通す

図一4」，3新しいプレキャストPC橋脚

一81　一



第4章プレ手ヤス声ρ0摺脚の期化仁”する研究

4．2連結構造の検討

　考案した連結構造をプレキャストPC橋脚に適用するにあたり，連結構造の設計手法・構造細目

を確立することを目的として，連結構造を設計する際に必要となるせん断伝達耐力の評価とプレキ

ャストPC橋脚の曲げ特性に影響する内筒鋼管の付着特性にっいて，実物大の要素模型実験を実施

して検討した．それぞれの検討項目は，以下に示すとおりとした．せん断伝達耐力については，破

壊モードが壁厚と鋼管の径に依存する可能性を考え，壁厚／内筒鋼管外径比に着目して実験を行っ

た．また，内筒鋼管の必要埋込長にっいても確認することとした．付着特性については，付着に影

響すると考えられる内筒鋼管の径と付着長さに着目した．

①新連結構造のせん断伝達耐力

　　・セグメントの壁厚（T）と内筒鋼管の外径（φ、）との比（T／φ1）に伴う破壊性状

　　・せん断伝達耐力の算定

　　・内筒鋼管の接合面への必要埋込み長（内筒鋼管の接合面を跨ぐ必要長さ）

②内筒鋼管とグラウトの付着特性

　　・内筒鋼管の径と長さ

4．2．1　連結構造のせん断耐力実験

（1）　試験体概要および使用材料

せん断伝達耐力実験での試験体の種類を表一4．2．1に，試験体の諸元と加力位置を図一4．2．1に，使

用材料の試験結果を表一4．2．2にそれぞれ示す．

考案した連結構造は，グラウトを充填した内筒鋼管のダウエル作用によりせん断力を伝達する機

構となるが，内筒鋼管は橋脚セグメントの500～1000mm程度と想定される有限の厚さのセグメン

ト壁体に埋め込まれる．そのため，破壊モードもセグメントの壁厚と内筒鋼管の外径との関係に依

存する可能性がある．そこで，試験パラメータとしては壁厚と内筒鋼管の外径との比（T／φ1）とし，

壁厚Tを一定として，内筒鋼管の径φ，を変化させて実験を行うものとした．なお，壁厚としては，

実際に想定される壁厚の最小値程度とした．

試験体は，断面的にはセグメント壁（以下，壁）部分を内筒鋼管1本分だけ部分的に切り取り，

高さ方向的には上部セグメントと下部セグメントを組み合わせることで接合面をモデル化した要素

模型とした．また，上部セグメントのみを試験区間としてモデル化し，下部セグメントは加力用と

して形状を変更した．接合面にはテフロンシートを配置し，接合面の摩擦をできる限り排除し，内

筒鋼管のせん断伝達耐力のみが評価できるように配慮した．帯鉄筋および中間帯鉄筋は実構造物を

想定して，必要量（帯鉄筋：鉄筋比で0．71％，中間撒筋：配置間隔600㎜）を配置した。また，

外筒鋼管の周りには，コンクリートの補強としてスパイラル筋を配した．
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（2）　実験方法

実験は，一般的に想定されるヒ部Il荷醜度の軸応ノ」（1．ON／㎜2）を鉛直油圧ジャッキにより作

用させながら，剛なフレームを介して水平ジャソキにより水平加力を行い，内筒鋼管にせん断荷重

が作用するようにした．また，実験時には，試験体の変形量，鋼材および鉄筋のひずみの計測を行

った．実験状況を写真一4．　2．1に，計測項目を表一4．2．3に，計測位置図を図一4．2、2にそれぞれ示す．

表一4．　2．1試験体の種類

内筒鋼管 外筒鋼管

試験体
　壁厚と
燗寫|管の比

@T／φ，

壁厚

s（㎜）

外径　1肉厚　　　　　　　一

内筒鋼管と

O筒鋼管
ﾌ隙間（㎜）　　　十一

ﾓ1（m） tl（m）

外径　　肉厚　　　十　一　一　一一

ﾓ。（㎜）　t。（㎜）

　　　2．5－一一一 216．3

P65．2

　16，3－一一’一一一

@17．4

No．1　－－

mo．2－No．3 3・33．9 540
．－
@139．8

8．2－－

V・！4．5

267．4　　　9．3－　　　一　　　　一　　　　　←　　　　　一

`16・3↓8・2
P65．2　　5．0 7．7

No　1

No．2　　スパイラル筋

内簡領管

No．3
「＝：一一一　一一一
1

ξ

’外簡領管

　　　竺
f

’翅

・480　…塑ユL u
　　　ノ5⑳　　　　　　　1
賃　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一一∋ 単位；㎜

図一4．2．1試験体の諸元と加力位置

表一4．2．　2　材料試験結果

鋼材の糧類
降伏点

m㎜2

引張強さ

m胴2

弾性係数

ｷ㎜2
鉄筋 SO345　D19 403 572 209

φ2674　t＝93 343 412 207

φ2163　t＝82 363 442 205
鋼管

φ1652　t＝71 392 432 208

φ1398t＝45 382 441 209

材料の種類
試験体 材齢

р

圧縮強さ

mm2
引張強さ

mr愉2

弾性係数
汲mr肺2

No　1 39 380 367 301

コンクリート No　2 48 374 269 280
No　3 56 400 409 297
No　1 32 289 一

151

PCグラウト No　2 41 251
一

129
No　3 49 278 一 138

写真一4．2．1　実験状況
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表一4．　2．3　計測項目

計測項日 計測部位 計測方法　　　　　　測点数

可 WP∫ ，シヤツ ロー　“　ル 2

軸荷重 油圧ジャッキ ロードセル 1

変位 載荷点変位 壁 ’ミ

ﾊ計 3点×4断面

接合面日開き 基部接合面 π型変位計 6点×1断面

ひずみ 帯鉄筋ひずみ 基部帯鉄筋
a－B，C－C断面

単軸ひずみゲージ 4点×2断面

内筒　　せん断応力 ：部位置　“ 二　ひずみゲージ 2点×1断面

内筒鋼管曲げひずみ 内筒　管の基部（A－A
f面），0．5φ1．1φ、，

@2φ1，3φ1位置

単軸ひずみゲージ 2点×5断面

外筒鋼管周方向ひず 基部位置外、”管
@B－B，C－C断面

単軸ひずみゲージ 2点×2断面

£

91

BL

O題、

戴荷方向

Oミ

「

ミ～

ミ、

ミへ

声 Sへ

　」c
l8

－　」A

ーOO巴

戴荷方向

＿＿
ﾏ位計　　A＝A

Aπ型衰位計
・‖単軸ゲージ

・三軸ゲージ

司

◎

H面

図一4．2．2　計測位置図

（3）　せん断耐力実験の結果と考察

1）せん断挙動および破壊性状

　各試験体の水平荷重と水平変位との関係を図一4．2．3に，内筒鋼管の曲げおよびせん断応力度と水

平変位の関係を図一4．2．4に示す．なお，曲げ応力度は，内筒鋼管の載荷方向の単軸ひずみゲージか

ら，また，せん断応力度は，内筒鋼管の載荷方向側部に貼付した3軸ひずみゲージから求めた．

No．1試験体は，加力により，まず，内筒鋼管に沿った縦ひび割れが発生し，ひび割れの増加とと

もに緩やかな剛性低下を示した後，帯鉄筋が降伏し，次いで内筒鋼管がせん断降伏した．内筒鋼管

がせん断降伏値に達した時に1まぼ最大荷重となり，その後，髄を保持したまま変形が20㎜程度

まで進行し，内筒鋼管が曲げ降伏値に達した．その後は，変形の進行とともに数本のひび割れが大

きく開き始め，荷重低下が起こり始めた．それと同時に内筒鋼管の曲げひずみが大きくなり始めた．

荷重の低ドが安定した30mm以降は，内筒鋼管が壁体を押し抜くような挙動を示しながら，壁体が
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破壊した．

No．2試験体は，　No．　1試験体と同様な荷重で縦ひび割れが発生した後，　No．1試験体と異なり内筒鋼

管のせん断降伏と帯鉄筋の降伏値がほぼ同時に発生した．最大荷重は帯鉄筋降伏後しばらく変位し

た8mm程度で生じ，その後内筒鋼管が曲げ降伏して荷重が低下し，　No．1と同様な破壊性状を示し

た．

No．3試験体は，加力により，縦ひび割れの発生後，内筒鋼管がせん断降伏値に達したが，その後

もひび割れの増加とともに，徐々に剛性が低下するものの，荷重は増加し，内筒鋼管の曲げ降伏お

よび帯鉄筋が降伏値に達した時にほぼ最大荷重となった．その値は内筒鋼管がせん断降伏値に達し

た荷重の2倍程度を示した．その後は，荷重が微増しながら変形が進行し，30mm以降は，内筒鋼

管が押し抜かれるような性状を示しながら，緩やかな荷重低下を起こした．

破壊性状について，今回実施した3体のケースをまとめると，No．　1試験体（T／φ1＝2．5）では，帯

鉄筋の降伏が先行したことから，壁体コンクリートの押し抜きせん断破壊が先行して破壊したもの

と考えられる．一方，No．3試験体（T／（b　i＝3．9）では，内筒鋼管のせん断降伏が先行し，その後，

内筒鋼管が曲げ降伏するという破壊モードであったと考えられる．No．2試験体（T！φ1＝3．3）では，

その中間的な壁体コンクリートの押し抜きせん断破壊と内筒鋼管の破壊がほぼ同時期に起こる破壊

性状を示したと考えられる．

2）　内筒鋼管のせん断降伏荷重の評価

本連結構造の内筒鋼管のせん断降伏荷重Pkyを推定するため，鋼管の純せん断耐力Psyのみを考慮

した（4．2．1）式，および内筒鋼管の充填グラウトによる耐力増加を累加した（4．2．2）式を用いて，

その適用性を検討する．両式を用いた各試験体のせん断降伏荷重の計算値ならびに壁体の押し抜き

せん断耐力を図一4．2．3に併せて示した．

　　　　　　τsy’π’r、　’t、

烏1＝P．ニ
　　　　　　　　　2

（4．2．1）

ここに，

　P．　：鋼管の純せん断降伏荷重（N）

　τ，，r：せん断降伏応力度（N／mm2）＝σ．　／」（von　Misesの降伏条件による）

　σsy：鋼材の降伏点（N／mm2））

　ri　　内径（〃1〃1）

　tt　：板厚（mm）

馬、＝P．＋τ。u’Ac………・…一・…… ・・・・… @　　t－・・　（4．2．2）

ここに，

　τcu

　Ac

グラウトのせん断降伏応力度（N／mm2）＝0．25・feu（fev

充填グラウトの断面積（〃lm2）

グラウトの圧縮強度）1）
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図一4．2．3でわかるように，内筒鋼管のせん断降伏時の水平荷重は，鋼管の純せん断耐力計算値砺

1より全ての試験体で大きく，充填グラウトが耐力に寄与していることが分かる．また，グラウト

のせん断耐力との累加強度計算値砺2は，No．1およびNo．2試験体では実験値より小さく評価して

いるものの，No．3試験体では実験値とほぼ一致していることがわかる．すなわち，内筒鋼管にグラ

ウトが充填されていることにより，グラウトがせん断力を負担しており，鋼管の純せん断耐力計算

値より大きくなるといえる．なお，No．3試験体で荷重・変位からみた実質の降伏荷重が内筒鋼管のせ

ん断降伏よりも大きい値を示したのは，No．3試験体（T／φ1＝3．3）のように壁厚／鋼管径比が大きい

場合，相対的に壁体の押し抜きせん断耐力が大きいため，鋼管のせん断降伏で決定されず，鋼管の

曲げ降伏まで耐力が発揮されたことによると考えられる．

　したがって，内筒鋼管のせん断降伏時の荷重は，充填グラウトによる耐力増加を加味した累加強

度Pky2を用いることによりほぼ評価でき，実質の降伏荷重に対しても安全側に評価可能といえる．
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　水平変位　（㎜）
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内筒銅管の
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20　　　40　　　60　　　80

　水平変位　（m）

1200

§1°°°

田800

聾⑰

〈400

図一4．2．3　水平荷重と水平変位との関係

200

0

0

No．3
内筒■●の
ﾈげ降伏

@　　　計算値（押抜き）

　　　　帯鉄筋の降伏

燗宦｡管の
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@　　　計算値P械

計算値PM

ひび割れ艶生

20　　　40　　　60　　　80

　水平変位　　（㎜）

0

㎜
（智＼緬㍗鋼e蜘藪蜘｛。

10　　　　　20　　　　　30

　水平変位　（nvn）

0

㎜
（～

10　　　　　20　　　　　30

　水平変位　（㎜）

0

㎜
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／
画
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図一4．2．　4内筒鋼管の曲げおよびせん断応力度と水平変位の関係
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3）内筒鋼管の必要埋込み長

施工性・経済性への配慮から，接合面から内筒鋼管を上下にどの程度埋込めばよいかについて検討

するために，接合面からの高さ方向における内筒鋼管の軸（曲げ）ひずみ分布を図一4．2．5に示す．

実験では，接合面の次に高さ0．5φ，における位置でひずみの計測を行っており，これを図中に横線

で示す．図より，鋼管の軸ひずみは，接合面～0．5φ，における位置の間で生じていることがわかる．

このことから，接合面から0．5φ、の高さの間で，せん断力はセグメント間で伝達されているものと

いえる．しかし，埋込み長の適用範囲については，接合面に曲げが作用した場合の内筒鋼管の抜出

し等による影響についても十分検討する必要があり，今回の実験の範囲内では，実験で確認された

3φ、の範囲であれば，適用可能と考える．抜出しまで考慮した内筒鋼管の埋込み長については，今

後の検討課題と考えられる．

4）　ひび割れ幅と鋼管応力度

内筒鋼管のせん断降伏時における壁のひび割れ状況と最大ひび割れ幅を図一4．2．6および図一4．2．7

に示す．

図一4．2．6より，内筒鋼管のせん断降伏時における壁のひび割れ状況はT／φ，が大きくなる（No」→

No．3）ほど，ひび割れも少なくなることがわかる．また，図一4、2．7より，許容応力度レベルにおい

て耐久性からみた許容ひび割れ幅である0．lmm2）以内にひび割れが収まっているのは，　No．3（T！

φ1＝3．9）のみであり，No．1とNo．2は0．1mm以内に収まっていないことがわかる．これより，耐久

性の観点からは，T／φ1＞3．9とすることが望ましいといえる

㎜
⑰⑰伽鋤加㎜副 回

→一降伏時
一〇一変位10㎜時

一〇変位50㎜時
一←変位7Cinm時

旭㎜蜘⑭鋤㎜…㎜副

國
一●一降伏時

一《ト変位10㎜時

一〇変位50㎜時

一←変位7dm時

旭⑰⑰緬鋤加陶恥

画

＋降伏時
一“変位10㎜時

　衰位12m時

一20000　　0　　20000　40000　60000　　　－20000　　0　　20000　40000　60000　　　－20000　　0　　20000　40000　60000

高さ方向の軸ひずみ　（xlO－6）　　　高さ方向の軸ひずみ　（x10“6）　　　高さ方向の軸ひずみ　（×10“6）

図一4．2．5内筒鋼管の高さ方向の軸（曲げ）ひずみ分布
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No．1 No．2 No．3

（1・0

9，．，

理0・6

届0．4

◎O．2

頃00

●　　1 題

0　2
~　　3 　　●

R性峯

量　・ 堂　●

讐ξ．
¢め o　o

許容値
O．1㎜

　　α刀怐@oo∞
o

o ×

0　　　　100　　　　200　　　　300
　　せん断応力度　　（N／㎡）

図一4．2．6内筒鋼管のせん断降伏時における壁の

　　　　　ひび割れ状況

図一4．2．7最大ひび割れ幅

4．2．2　内筒鋼管とグラウトの付着特性試験

（1）　試験体概要および使用材料

　試験体の種類および実験パラメータを表一4．2．4に，試験体の諸元を図一4．2．8に示す．

　鋼管とグラウトの付着強度には鋼管の径と長さが影響すると考えられるため，小径の鋼管で鋼管

長さを変化させたシリーズと鋼管長を一定にして鋼管径を変化させたシリーズについて行った．

　試験体は，コンクリート中に埋め込まれた外筒鋼管と内筒鋼管を模擬した試験体とし，実際の条

件と一致するようにコンクリート打設ならびにグラウト注入は鉛直にして行った．試験時のコンク

リート強度は56．6～60．1N／mm2であり，グラウト強度は52．4～62．5N！mm2であった．

　鋼管には4．2．1項で使用した材料と同じSTK400の構造用鋼管を用いた．

（2）　実験方法

　載荷方法を図一4．2．9に示す．試験は，試験体を横置きとして，串型油圧ジャッキにより，内筒鋼

管に繰り返し押し引き加力を与えた．載荷治具下には，ベアリングプレートを敷き，繰り返し載荷

中の鋼管とジャッキの軸線がぶれないように注意した．載荷ステップとしては試験体の付着が切れ

た変位を基準として整数倍に変位を繰り返す変位制御で行い，各変位では3サイクルずつ行った．

なお，押し込み方向は変位0までとした．

　実験時には，内筒鋼管の外周に貼付したひずみゲージと変位計により，内筒鋼管のひずみと引き

抜き量および試験体のずれを計測した．
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表一4．2．4試験体配列および実験パラメータ

試験体番号
鋼管径

ﾓ（㎜）

鋼管長

k（㎜）

鋼管長／鋼管径

@　L／φ

L／φの比
iNo．1基準）

備考

No．1 42－300 300 7．0 1．0

No．2 42－500 42．7 500 11．7 1．7

No．3 42－700 16．4 2．4 基準

No．4 76－700 76．3 700 9．2 1．3

No．5 114－700 114．3 6．1 0．9

5α｝　　　　500

｝一←
§

§

§

400　　　　600

⊥塑

1400

正面図

］

▲

一一一

斗

十

・⊥鴛　硯

　　平面国

　「i＋巨」

創　　　φ427（口3）

　　　～1143（t35｝

　　　φ605（t23｝
拡大国

　　　～1398（t35｝

単位；㎜

図一4．2．8　試験体の諸元

　　　　側面図

図一4．2．9　載荷方法

単位mm

　位計
皐位〔■］

（3）　付着特性試験結果

　実験結果の’覧を表一4．2．5に示す．また，5サイクル目までの荷重一抜け出し量関係を図一4．2．10

～図一4．2．14に示す．試験体No．4については，試験体セット時に内筒鋼管に圧縮力が作用してデー

タの信懸性に欠けるため，（）書きとした．付着応力1は，内筒鋼管の外径と埋め込み長を用いた

平均値であり，付着応力2は，外筒鋼管の内径と埋め込み鋼管長を用いて算出している．
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鋼管とグラウトの付着応力は，いずれも0．02～O．13N／㎜2と非常1こ小さい値であった．荷重一抜け

出し性状は，最初に付着切れを起こした以降のサイクルでは，荷重が付着切れ荷重より非常に小さ

くなり，摩擦によるループを描く．

　引き抜き性状は試験体No5を除き引き抜き側は，グラウトと内筒鋼管の縁が切れており，また埋

め込み側はグラウトと内筒鋼管外側の縁が切れていた．lo．5は，どちらも側も内筒鋼管の外側とグ

ラウトの縁が切れていた．

　図一4．2．15および図一4．2．16に付着応カー鋼管長の関係および付着応カー鋼管径の関係を示す．

　試験体No．1～3を比較すると鋼管長が長くなるほど付着切れ荷重が大きくなる傾向を示すが，付

着応力で見るとNo．1を除きほぼ一一定であった．また，鋼管径が大きくなるにつれて付着応力が低下

する傾向が見られた．

　以上より，鋼管径が大きくなるほど付着応力は小さくなる傾向がみられたが，この理由の一つと

して，鋼管径が小さい場合は，セット時のずれの影響が出やすく，摩擦の関与が大きくなることが

考えられる．したがって，鋼管径が小さい場合には，見かけの付着力が大きくなるものと考えられる．

　いずれにしても内筒鋼管のグラウトに対する付着力は，丸鋼のコンクリートに対する付着と比べ

ても非常に小さいため，内筒鋼管に荷重が加わった場合の取り扱いとしてはアンボンド状態と考え

てよいということが判明した．

表一4．2．5　実験結果一覧

試験体
mo．

鋼管長
i㎜）

内筒鋼管径

@（㎜）

外筒鋼管径

@（㎜）

グラウト面

ﾏ（㎜り

付着切れ荷重

@　（kN）

引張応力
iN／㎜2）

付着応力1
iN／㎜2）

付着応力2
@（N／㎜り

1 300 42．7 60．5 1022 5．39 5．27 0．13 0．10

2 500 42．7 60．5 1022 5．39 5．27 0．08 0．06

3 700 42．7 60．5 1022 7．37 7．21 0．08 0．06

4 700 76．3 101．6 2546 （2．45） （0．96） （0．01） （0．01）

5 700 114．3 139．8 3590 5．88 1．64 0．02 0．02
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4．2．3　まとめ

連結構造の設計手法・構造細目を確立することを目的として，連結構造を設計する際に必要とな

るせん断伝達耐力の評価とプレキャストPC橋脚の曲げ特性に影響する内筒鋼管の付着特性につい

て，実物大の要素模型実験を実施して検討した．

今回の実験により，新しい連結構造を設計する際の知見をまとめると以下のようである．

（1）連結構造のせん断伝達耐力の評価について

1）提案した鋼管を用いる連結構造で1ま，実際の壁厚（T）に近いT－540㎜での実験結果として，壁

　厚／内筒鋼管径比T／φ1＝2．5～3．3の範囲では，内筒鋼管のせん断降伏より壁の破壊が先行し，

　T／φi＝3．3～3．9の範囲では，壁の破壊より内筒鋼管のせん断降伏が先行する．

2）壁厚／内筒鋼管径比がT／φ，＝39と大きい場合には，実際の降伏は，内筒鋼管の曲げ降伏時と

　　なる．

3）内筒鋼管はグラウトが充填されているため，連結構造における内筒鋼管のせん断降伏耐力

　　Pky（N）は（4．2．2）式により安全側に算出できる．

　　　　　　Pl、・・一乙’宍＋・cu　’　Ac　　　（4・・2・・2）

　　ここで，τ卵　：せん断降伏応力度（N／mm2）＝σ汀／」（σ。v：鋼材の降伏点），

　　　　　　「i：内径（m〃1），t、：板厚（〃1〃1），

　　　　　　r，．u：グラウトのせん断強度（N／m〃12）＝0．25・fcu（fcu：グラウトの圧縮強度），

　　　　　　A、：充填グラウトの断面積（〃1〃1う

　　である．

4）内筒鋼管のひずみから判断すれば，接合面からの必要埋込み長は，3φ1以上あれば十分である．

5）内筒鋼管の許容応力度レベル時における壁体の最大ひび割れ幅を耐久性の観点から0」㎜以下

　　2）に制御するためには，T／φ，＞3．9とする必要がある．

（2）内筒鋼管とグラウトの付着特性について

1）内筒鋼管とグラウトの付着特性は，鋼管径が大きい程，付着応力度は低下し，鋼管長が長くな

　　るほど付着切れ荷重が大きくなる．

2）内筒鋼管とグラウトの付着応力度は，今回の実験範囲では，0．13N／㎜2以下と設計撫視でき

　　るほど小さく，内筒鋼管をPC鋼材のダクトとして利用した場合には，　PC鋼材の増加応力に対

　　してアンボンドとみなしてよい．
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4．3　プレキャストPC橋脚の耐震性能確認実験

4．　3．1　曲げ特性，耐震性能の検討方法

新連結構造を適用した新しいプレキャストPC橋脚の曲げ特性および耐震性能を確認するため，

地震時を想定した正負交番加力模型実験を行って検討する．実験に用いる試験体は，実橋脚を想定

して試設計を行い，その実橋脚を相似則に従って縮尺した模型試験体とした．

　試設計するにあたり，「ガイドライン」1）を参照したが，「ガイドライン」は柱部材にプレストレ

スを導入したコンクリート橋脚，すなわち一体打ちのPPC橋脚を主対象としているため，プレキャ

ストPC橋脚の設計方法については明示されていない点がある．そこで，今回の模型実験の対象と

する想定橋脚の試設計では以下に示す事項について設計の基本方針を定めた．

　①引張鋼材；引張鋼材はPC鋼材のみを考慮するものとする．

　②耐震設計；「ガイドライン」の耐震設計方法に準拠する．また，地震時に接合面に作用するせ

　　ん断力は内筒鋼管のダウエル作用で負担するものとする．

　③内筒鋼管の設計；内筒鋼管1本あたりのせん断耐力は4．2節（4．2．2）式により算出する．設

　　計上，せん断力を負担する内筒鋼管は荷重の作用方向に対してウェブとなる部分に配置された

　　鋼管のみとし，橋脚が曲げ破壊に至っても，内筒鋼管は先に破壊に至らないものとする．また，

　　セグメント壁厚／内筒鋼管外径比（T！φi）は，T／φ1≧3．9とする．

　試設計のモデルとしては，図一4．3．1に示すような連続桁橋を想定し，表一4．3．　1に示す設計条件で

実橋脚の試設計を行った．試設計結果による断面構造を図一4．3．2に示す．

表一4．3．1設計条件他

項　目 仕　様・条　件

設計条件 対象・支間 多径間連続橋，連続桁部支間60m

設計荷重 活荷重；A活荷重

幅　　　員 llm程度（2車線＋歩道）

地盤種別 n種地盤
設計水平震度 地域別補正係数C地域

支承条件 タイプBの反力分散沓

橋脚高さ 14～30m
使用材料 コンクリート σ，、・40N／㎜2

PC鋼材 SWPR7B　l5．2　　（σ　　ニ1，860　N／1皿12）

鉄筋 SD345（σ，ニ345　N／㎜2）

鋼管 STK400（σ，ニ245　N／㎜2）

荷　　重 上部工重量 13，500kN
橋脚重量 8，500kN
プレストレス プレストレスによるコンクリート応力度；5．5N／㎜2

oC鋼材の有効プレストレス；0．44σ
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1
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1

1

図一4．3．1想定した橋脚（連続桁橋）

単位：㎜ 　　　　　　　　単位：㎜

図一4．3．2試設計結果

4．3．2　実験概要

（1）　試験体概要

　試験体の諸元と加力位置を図一4．　3．3に，使用材料の試験結果を表一4．3．2に示す．

試験体は，4．3．1項で設計した実橋脚を約1／5倍に縮小した諸元としたが，全ての点で忠実に縮尺

できないため，せん断スパン比を4として，以下のように試験体としての設計も行った．

・基本的には曲げ破壊するように，セグメント内部には十分なせん断補強筋を配置する．

・内筒鋼管は柱頭部からフーチング下面まで貫通して配置するが，端部はフリーとする．

・PC鋼より線には0．44σpyの緊張力を与えることにより，コンクリートには5．5N！mm2のプレスト

レスを導入する．

　なお，基部のセグメントとフーチングの間は，間詰めモルタルを配置し，セグメント間は，エポ

キシ樹脂により接着した．また，PC鋼より線と内筒鋼管，内筒鋼管と外筒鋼管の空隙はそれぞれ

PCグラウトにより充填した．

（2）　実験方法

実験は，油圧ジャッキにより上部工重量と橋脚重量に相当する一定軸力（2．ON／mm2）を鉛直方向

に作用させながら，押引用の油圧ジャッキを用いて，曲げせん断の静的漸増正負交番加力を行った．

載荷サイクルは，プレストレストコンクリート技術協会での方法2）と同様に，計算上のひび割れ荷

重を確認した後，回転角θ（載荷点変位／載荷スパン）で制御し，θo＝1！200rad（載荷点変位

δ｛f14mm）の整数倍ずつ漸増させた．同一変位での繰り返し回数は1回とし，最大荷重の80％を
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下回った場合を部材としての終局と定義し，実験を終了した．実験状況を写真一4．3．1に示す．

計測項目を，表一4．　3．3に，計測位置を図一4．3．4に示す．

L

寒
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正面図
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@鵠
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糺

A」

§　　ル

男

　彫モ

ll：

側面図

柱部分とフーチング部分は同じコンクリートを使用している。
内筒鋼管は柱頭部からフーチング下面まで貫通して配置してある。
外筒鋼管はセグメント接合面で分断されている。

　　　　　　　　　図一4．3．3　試験体の諸元と加力位置

単位mm

表一4．3．2材料試験結果

鋼材の種類
降伏点

@　2m㎜

引張強さ

@　二m

弾性係数

@N　　：
材料の種類

材齢

i口）

養生

菇@

圧縮強さ

@　　二@N

引張強さ

m　　2

弾性係数

@N　　2

SD345　D4 397 567 205 28 標準 52．5 3．21 34．0
鉄筋

SD345　D6 391 544 208
コンクリート

51 現場 54．6 3．30 34．7

PC鋼より線 SWPR1919．3 1，762 1，894 190 間詰めモルタノ 37 現場 50．3 一 23．3

φ42．7t＝2．3 361 469 207 PCグラウト 21 現場 61．0 一 14．2
鋼管

φ60．5tニ2．3 317 442 201 エポキシ樹脂 36 現場 70．8 22．1 一

※　各材料試験結果は実験時における強度を示すc

表一4．3．3　計測項目

計澗項口 計測部位 計測方法 測点敏

荷痕 水‘1る荷噴 油圧ジヤノキ ロードセル
）

軸荷復 油圧ジヤソキ ロードセル 1

変肪 載荷点変位 橋脚柱 変位計 2

変形性状 橋脚柱 変位計 3

曲率．セ，らト間き等 蔦部．第2セグメント 変位計 12

ひずみ PCストランドひずみ 4ストラ〆　トP（　基部，　基部ヤケ’メ，　ト巾間） 恨軸ひずみゲー／ 3点ノ2カ所〆4朴ランド

帯鉄筋ひずみ 罵部セク’メ，ト触ト段帯鉄筋 単軸ひずみゲー〆 2点〆8カ所

内筒鋼管せん断応力 蔦部↓立償内筒鋼管 3軸ひずみケ’⇒ 2点メ2カ所川鋼管

内筒鋼管曲げひずみ 蔦部位置内筒鋼管 単軸ひずみヶ’一／ 2点〆2カ所〆4鋼管

外筒鋼管周戊∫向ひずみ x部位置外筒鋼管 単軸ひずみゲー， 2カ所〆4鋼管
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　　　　　　　　図一4．　3．4　　計測位置図
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写真一一一4．　3．1実験状況

4．3．3　耐震性能実験結果と考察

（1）　荷重一変位関係

　実験結果の水平荷重と水平変位の関係を図一4．3．5に示す．図中には，内筒鋼管の降伏（◆），外筒

鋼管の降伏（▲）およびPC鋼材の弾性限界点に達した時点（●）を示している．ここで，　PC鋼材

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一96一
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の弾性限界点は，日本建築学会の報告3）では，0．01％永久ひずみ点とした場合には土木学会式4）に

おける0．84σpu（σpu；PC鋼材の引張強さ）より小さいと指摘されているが，ここではこれまで多

用されている土木学会式に準じて設定し，実験で計測したPC鋼材の増加ひずみと初期導入時のひ

ずみの和が，ミルシートによる引張強さの（0．84σpuは，基づく）のひずみに達した時点とした．

なお，PC鋼材の実応力とひずみゲージによる計測ひずみとはあらかじめ初期緊張力導入時にキャリ

ブレーションを行って見かけの弾性係数を求め，各特性点のひずみを設定した．

　ひび割れ発生は，正負載荷とも荷重で約±330kN（約±0．3／200rad，変位4．6mm）時に基部セグ

メント接合部に生じ，それ以降，回転角の増加とともに橋脚の剛性が緩やかに低下し，PC鋼材の弾

性限界点に達するまで（9／200rad）荷重が増加した．荷重自体は，その後も若干増加し，最大荷重時

は11！200rad時で正側630　k　N，負側一625kNであった．その後，回転角の増加とともに荷重は極めて

緩やかに低下し，21／200rad時に最大荷重の80％を下回るまで明確な性状変化は生じなかった．

　プレキャストPC橋脚では，軸方向の引張鋼材が全てPC鋼材となるために，　PC鋼材量がPPC橋

脚よりも増えること，および復元力の観点からPC鋼材には0．5σpy程度の緊張力を与えておく必要

がある1）ことから，PC鋼材によって導入される軸応力度（プレストレスレベル）は一般的に高い値

になる．今回試設計した実橋脚でも，プレストレスによる軸応力度は5．5N！mm2となり，死荷重に

よる軸応力度2．ON／mm2との合計が7．5N／mm2の高い値となった．そのために，脆性的な破壊性状を

示すことが懸念されたが，橋脚全体の挙動としては，上記に記したように，緩やかに耐荷力が低下

するPPC橋脚の挙動2）と同じような粘りのある挙動を示した．

　代表的な載荷サイクルにおける履歴性状の比較を図一4．3．6に示す．PC鋼材が弾性限界点に達する

前の履歴性状は，残留変位がほとんどないため原点とひび割れ発生点間を直線で結びその後の履歴

は最大変位からの戻りがひび割れ発生点を指向するようなS字形の弾性的な履歴性状を示した．弾

性限界点以降の履歴性状は，最大変位からの戻り点の荷重が徐々に低下するとともに残留変位が増

加する傾向を示した．

たわみ分布を図一4．3．7に示す．4！200・rad以降は，基部に回転が集中するロッキング挙動が顕著に

なり，変形のほとんどが基部の回転によって生じていることがわかる．

（2）　ひび割れ挙動

PC鋼線の降伏時と終局時のひび割れ状況を図一4．3．　8に示す．また，写真一4．　3．2に各載荷サイク

ルの載荷側面の状況を示す．

ひび割れ発生は，基部セグメント接合部に曲げひび割れが生じ（約O．3／200・rad時），その後上部の

接合部でも曲げひび割れが発生した．曲げひび割れは接合部に集中し，セグメントには曲げひび割れ

は発生しなかった．また，載荷変位が大きくなっても，基部の接合部の開きが大きくなるだけで，上

部のひび割れが大きく進展することはなかった．

載荷側面には，内筒鋼管の軸方向に沿った微小な縦ひび割れが生じたが，PC鋼材の弾性限界点で

ある回転角9／200－rad時点までは，基部セグメントの範囲にとどまっている．

橋脚基部に着目した場合，プレキャストPC橋脚では，終局時においても曲げせん断ひび割れの

交番に起因したいわゆる塑性ヒンジはセグメント内に形成されず，圧縮部基部コンクリートを
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ヒンジとして接合部が目開きして回転が集中するロッキング挙動が見られた。このようなひび割れ

挙動は，1／2H（H：断面高さ）程度の塑性ヒンジを形成するPPC橋脚3）とは異なっている．また，

圧縮縁のかぶり部の軸方向ひび割れは，3／200rad程度で発生したが，明確なかぶりの剥落は終局時

まで発生しなかった．

　以上のように，PPC橋脚のひび割れ性状と異なるのは，内筒鋼管の付着が小さくPC鋼材の増加張

力がグラウトを介してセグメントに伝達されず，セグメントのコンクリートに引張応力が生じにく

いためと考えられる．また，このことによって，コンクリートの損傷が少ないとともにセグメント中

の鉄筋が降伏しないため，高圧縮応力状態でもかぶりコンクリートの損傷が少ないものと考えられ

る．

（3）PC鋼材ひずみ挙動

各PC鋼材の増加ひずみと荷重との包絡線を図一4．3．9に，　PC鋼材増加ひずみの履歴曲線の一例

を図一4．3．10に示す．また，各載荷点変位とPC鋼材のひずみ関係を図一4．3．　11に示す．　PC鋼材に

は，それぞれ，規格降伏点σ　Pyの44％の初期緊張力が与えられているので，増加ひずみが，実測値

表示では約3400μ（ゲージキャリブレーションから求めた見かけの弾性係数224．9kN／mm2による

算定値）に達した時が弾性限界点ひずみε　pylとなり，11，300μに達したときが降伏ひずみεpyとな

る．

図一4．3．9のひずみの包絡線より，最外縁のPC鋼材（PsNDおよびPsSD）はひび割れ以後ひずみ

が増加し，弾性限界点で荷重が最大となっている．また，基部とセグメント内部のひずみ値はほぼ同

じであり，アンボンド状態になっていることがわかる．また，圧縮領域では，弾性限界点時の荷重ま

では，－300～－400μ程度のひずみであり，初期プレストレスのひずみ（約3700μ）に比較して特に

問題となる量ではないことがわかる．

図一4．3．10の履歴性状は，安定した状態を示しており，弾性限界点までは，荷重0時のプレストレ

スひずみの減少は小さいことがわかる．

図一43．11の載荷変位と増加ひずみの関係から，PC鋼材の増加ひずみは，載荷変位とほぼ比例関

係にあることがわかる．これは，アンボンド状態における増加ひずみと変位との挙動に一致するも

のといえる．

一般に，ロッキング挙動をする場合には，ひび割れが基部に集中し，付着のあるPC鋼材の場合，破

断が懸念される．本構造では，PC鋼より線は弾性限界点には達しているものの，第2降伏点まで達

せず，破断に対しては十分な余裕のあることがわかった．これは，回転は橋脚基部に集中したもの

の，内筒鋼管の付着が切れるとともにPC鋼より線と橋脚躯体の付着が切れ，アンボンド構造の挙

動をしたためと考えられる．

一99一



」誇4」彦フRiレ牛ヤス声ρ0橋測の実児ヲlt／，ご虜9《ナる微

　＋3／200加力時

（内筒鋼管の降伏時）

　＋6／200加力時

（外筒鋼管の降伏時）

　　　＋21／200加力時

（耐荷荷重が最大荷重の80％時）

　　　　　　　　　写真一4．3．2

　　　　　　　　　　750－

　　　　　　　　　　50
（ZX）江

酬．2000

　　　　・250、

・　　　　　－1｝

　　－1000

　　　　　－250

　＋9／200加力時

（PC鋼材の降伏時）

才袖

図一4，3．9

　　＋21／200除荷後　　　　　　　　　　　実験終了後

　（除荷後の残留変形状況）

各載荷サイクルの載荷側面の状況

　　　　　　　　　　　　　　　　　計測不能　　　　　　　　　　　　　　”＿上

　←PsSU．

　PsWD

7000　8000

一一一　　　　　一一i－　　　　　　－

PC鋼線増加ひずみεp（μ）

各PC鋼材の増加ひずみと荷重との包絡線

一100



」諄4茸ブレキャズ声ρC榊の期化仁”ナる研究

1：11斗一・以・計狽不匂
一一」－50駐　｜ ＿＿　　　　　　　　　　　　　　」．　　L－　］　　．

@　　　　’　　　　　　l　　　　　　l　　　　　　¶
　1－一「－25

r－一：－1－［郵一一一
1　　　　　，　　　　　‘　　　　　‘　　　　　‘　　　　　‘　　　　　1

1 ∫　　　　　　‘　　　　　　‘　　　　　　‘　　　　　　‘　　　　　　l　　　　　　l

司φoo 1φ02φ030㎏中中中7φ08
1 ∫　　　　　　1　　　　　　「　　　　　　l　　　　　　l　　　　　　1　　　　　　‘

一　一　「 1　　　1　　　1　　　「　　　1　　　1　　　1’一一
「　　　　　　，　　　　　　‘　　　　　　1　　　　　　‘　　　　　　1　　　　　　1

「　　　　　　1　　　　　　‘　　　　　　l　　　　　　l　　　　　　1　　　　　　‘

一一 ．一」．一一1－一一」一一，L－一」一＿L＿」一＿
「　　　　　　‘　　　　　　‘　　　　　　1　　　　　　「　　　　　　1　　　　　　1

1 ‘　　　　　　，　　　　　　‘　　　　　　‘　　　　　　1　　　　　　‘　　　　　　‘

∫　　　　　　∫　　　　　　「　　　　　　‘　　　　　　l　　　　　　l　　　　　　l

⌒歪）江

立
口に｝終

PCM材増加ひずみ　εp（μ）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　PC領材増加ひずみ　εp（μ）

　　　図一4．3．10　　荷重一PC鋼材増加ひずみの履歴

一．一

　　　　　　　　　：一一←一一一…一一一す一一一一？00③　　　　　　　　　‘

一一一
@一一　二

@　　　　　　1

一

一一一一　－
a@　　　　　o

@　　　　　　o＿　　，　　＿　＿　　＿　　＿　L　　一　　，　＿

@　　　　　　　　o

一一一一一 ｮ一一一一 U006

@　　－一一↓一一一一5000

　　　　　　　‘
黶@　一　　一　　一　　一　　一　　一　　→　　一　　一　　一　　一

@　計測不能・
黶@一1、．　　　　　　　］

　　　　1
@　－　一　一「一　一　一　一　一　一

＿．一一．．εPソ1 一　　≠一一一一400θ
　　　　　　　‘
Q　＿　＿　一　　　＿　＿　」

　　　　‘
Q　＿　＿　＿　＿1＿　＿　＿　＿　＿　＿　＿　＿

　　　　　　‘D一．一「一■一一・一一、一 　　　1|　　　一　　　　　　　「　一　●　一　　　一　■　一　　　一　・

一一噌一’－@　r　　一
＿＿．⊥＿＿．＿＿＿

Lo■d【、｛

早 一一一一 ……」 ¥一 ＋PsSO
綱lr烏s／1舗

　　　‘

鼈鼈黷k－－200θ
@　　：

Q＿，⊥＿＿＿＿　　　‘

　　　　　　　　1－　一　　一一一1－「　－

@　　　　　　　1－　　　一一一一一一T　　

＋PsND
@o　PsSU

|●－PsNU
剛　　φ■庄 1

t 1

、
2（ぬ 3一ゆ

を
一　一　一　一　一　一　一　r　－　一　．　一

@　　　　　‘

↑一一一一糾頂09 一　　　一　　一　　一　　一　　一　　　一　　　「　　一

@　　　　　　‘
びδ　　　　一　一一．
@　　　1

一

1

図一4．3．11

　変位δ（mm）

各載荷点変位とPC鋼材のひずみの関係

（4）　内筒鋼管応力挙動・帯鉄筋のひずみ挙動

セグメント側壁部における内筒鋼管（KEおよびKW）において，橋脚基部位置における荷重とせ

ん断応力度の関係を図一4．3．12に示す．また，基部セグメントの最下段位置における帯鉄筋につい

て，圧縮・引張部帯鉄筋の荷重とひずみとの関係を図一4．3．13に，側壁部の帯鉄筋の荷重とひずみ

との関係を図一4．3．14に示す．

載荷方向に対して側壁部に当たる内筒鋼管KEおよびKWのせん断応力は，ひび割れ発生時（±

330kN）から徐々に増加し，　KEについては載荷初期の段階で計測不能（断線）となっているため

必ずしも明らかでないが，KWについては，降伏せん断応力に達しており，確実にせん断力を伝達

していることがわかる．

一方，帯鉄筋も圧縮部・引張り部については載荷中盤から計測不能となっているが，それまでは

ほとんどひずみは生じていない．また，側部の帯鉄筋のデータからは，PC鋼材の弾性限界点以降に

ひずみが増加しているものの，降伏ひずみ（1930μ）には達しておらず，それほど大きなひずみは

生じていないことがわかる．

以上より，せん断力は内筒鋼管で大部分伝達され，内筒鋼管の存在によって横ずれを生じず，接
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合面のコンクリート圧縮部のせん断力の負担が軽減されているものと考えられる．このことが，こ

のロッキング挙動時に圧縮部のコンクリートに曲げせん断ひび割れを発生させず，内部コンクリー

トを健全な状態で保つ要因となっているものと考えられる．
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　　　帯鉄筋ひずみ（μ）

荷重と帯鉄筋ひずみの関係（側壁部）

（ZX）口

　　　　　　　帯鉄筋ひずみ（μ）

図一4．3．14荷重と帯鉄筋ひずみとの関係

　　　　　　（圧縮部・引張部）

4．3．　4耐震性能のまとめ

新しいプレキャストPC橋脚の耐震性能について評価するために，耐震性能を評価する際の一つ

の指標となる変形性能，残留変位，累積吸収エネルギーを取り上げる．評価にあたり，「ガイドライ

ン」1）に示されている22体の試験結果を引用する．22体の内訳は，導入プレストレス（0（＝RC），

2，4，8N！mm2），断面形状（中実，中空），施工方法（場所打ち，プレキャスト），付着の有無（ボ

ンド，アンボンド）等の要因が主なパラメータとなっており，その中に，プレキャスト（中実・ボ
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ンド）が2体，アンボンド（中実・場所打ち）の2体が含まれている．今回の実験と「ガイドライ

ン」1）に示されている実験では，試験体諸元が異なるため，評価対象項目は無次元化する必要があ

る．そこで，変形性能と残留変位については，回転角で表示することにより，また，累積吸収エネ

ルギーについては，累積吸収エネルギーを最大荷重と最大変位で除して正規化することによりそれ

ぞれ無次元化した．終局時における変形性能回転角，残留回転角，正規化累積吸収エネルギーをそ

れぞれ図一4．3．15，図一4．3．16，図一4．3．17に示す．また，各図の横軸は各項目に与える影響の大き

い導入プレストレスとした．

図一4．3．15より，変形性能にっいては，他のPPC橋脚やプレキャスト橋脚より，新しいプレキャ

ストPC橋脚（■印）が突出して最も大きな変形性能回転角を示しており，提案した構造が変形性

能の面から優れた構造であることがわかる．また，「ガイドライン」1）のプレキャスト（◆印）も

大きな変形性能回転角となっており，一般的にプレキャスト部材は大きな変形性能を有する傾向に

あるといえる．

　図一4．3．16より，残留変位については，導入プレストレスが大きくなるに従って，残留回転角は

小さくなる傾向が読みとれる．新しいプレキャストPC橋脚（■印）は，同じ導入プレストレス量

の5．5N！mm2で比較すれば，　PPC橋脚と平均的な値を示しており，残留変位の少ない復元力特性の

優れた構造であることを示している．

図一4．3．17より，累積吸収エネルギーについては，導入プレストレスが大きくなるに従って，正

規化累積吸収エネルギーは小さくなる傾向が見られる．新しいプレキャストPC橋脚（■印）は，

平均的な値を示しており，エネルギー吸収的にもPPC橋脚と同等とみて良い．耐震性能的に特に問

題にならない範囲内にあるものと考えられる．

以上の3点より，新しいプレキャストPC橋脚の耐震性能について評価を行えぱ，それぞれその

特徴はあるものの，RC橋脚やPPC橋脚と比べて全般的に特に遜色はなく，良好な耐震性能を示し

ているといえる．

24

20

0

－20246810　　導入プレストレス　（N／㎡）

図一4．3．15変形性能図

10

0

－20246810　導入プレストレス　　（N／㎜2）

図一4．3．16残留変位

10

0

－2　　　o　　　2　　　4　　　6　　　8　　　1o

　　導入プレストレス　　（N／mm2）

図一4．　3．17正規化累積吸収エネルギー
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嘉i4章プレ羊ヤス声ρ0蜘のヨ定用化左：閲プrる研究

4．4　プレキャストPC橋脚の解析手法の検討

4．4．1　検討概要

（1）検討目的

　前節までの検討により，プレキャストPC橋脚は，ひび割れ発生以降はアンボンド的挙動を示す

こと，基部のロッキング挙動が特徴的になることが明らかとなった．また，このロッキング挙動は，

コンクリートの圧縮部が内筒鋼管の存在によって横ずれを生じず，安定したコンクリートヒンジと

して機能し，このコンクリートヒンジが繰り返し載荷によって徐々に劣化することにより耐力も比

較的緩やかに低下することが示された．このようなロッキング挙動を直接的に評価する方法として

は，例えば基部に回転バネを考慮する方法があるが，限られた実験から一般化することは難しいも

のと考えられる．そこで，ロッキング挙動を間接的に評価する手法について検討し，実務解析に反

映することを考える．また，プレキャストPC橋脚を用いた構造系の耐震解析を行う場合には，履

歴復元力特性を解析的に評価する必要がある．

　そこで，本検討では，プレキャストPC橋脚の解析的検討として，荷重一変位関係および履歴特性

について，以下のような目的を設定する．

　①PC鋼材の付着の有無，および，付着強度が橋脚全体の復元力特性に与える影響の解明

　②橋脚全体の復元力特性における内筒鋼管の耐力寄与分に関する検討

　③解析モデルにおける基部要素長さが解析結果に及ぼす影響に関する検討

　④コンクリートの応カーひずみ関係の相違，特に，コンクリート応力軟化の有無が解析結果に及

　　　ぼす影響の解明

（2）解析条件

解析モデルを，図一4．4．　1に示す．本解析では，実用的な解析手法としては，材料の非線形性と幾

何学的な非線形性を考慮できるファイバーモデル1）を基本とする解析モデルとした．ただし，プレ

キャストPC橋脚では，　PC鋼材が戴荷途中でその付着が剥離し，アンボンド状態となってセグメン

ト部材とは個別の挙動を示すため，その解析においては，PC鋼材を平面保持の仮定が前提となって

いるファイバーモデルの一要素としてモデル化することはできない．そこで，本解析モデルでは，

第3章の外ケーブル構造の解析と同様に，セグメント部材を構成するファイバー要素とPC鋼材を

構成するファイバー要素を個別にモデル化し，両者の節点をPC鋼材要素軸方向バネおよび要素軸

直角方向の剛性が大きいジョイントバネ要素で繋ぎ，PC鋼材要素軸方向バネの値により，　PC鋼材

のアンボンド状態を評価した．なお，セグメント部材は，コンクリートのみのファイバー要素とし

た．

解析における戴荷方法は，正負交番戴荷実験を模擬するように単位振幅0．014mで漸増する振幅漸

増型戴荷波形を用いた．材料のモデルは，履歴特性を評価する必要から，図一4．4．2～図一4．4．4に示
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募4茸ブiレ≠ヤス声ρ0榊の期ヲ浩仁粛ずる確

すように，コンクリートの応カーひずみ履歴には，六車一渡辺モデル2）で除荷ルールを直線から2

次曲線に変更した修正六車一渡辺モデル3）を用い，鉄筋および内筒鋼管の応カーひずみ履歴には移

動硬化型の履歴則を有するバイリニアモデル3）を，また，PC鋼材の応カーひずみ履歴には，弾性限

界点および降伏点で構成するトリリニアモデル3）を用いた．それぞれの特性値には，表一4．4．1に示

す材料試験結果の値を用いた．

■■村口畠

B－B
ルキヤスト開口禽 爾性がゼロ

爾鯵■畠

宏恒材口嵩

フレキ？スト■僧口嵩

噺螂犬0い

●PC鋼材

図一4．4．1解析モデル

一≡一■■一一一一一一
@A≡・一・＝一一　／

　　　　　　　　　　　除荷：ε5を頂点とする放物線

@　　　　　　　E　ε5；最大経験ひずみの1／2

　σζc

@万

Wσ。，

@尾

　　ター一．．z」．

@γi

@　…

@　…

@　i・

¶”　　一一’‥　°° 　「＼ミモンポイント：スケルトンの09倍と
堰@＼＼猷緻ひずみの交　　　　　　　　、、　1　　　　　　　　　　　　　－、・、

ε　　　　　　　　　　　　　ε

　　　ε　＜ε　＜　　　　⊂‘　　　　　　‘

ﾃcεc＜ε問号σ6，

己．巳．㏄一

図一4．4．2　コンクリートのσ一ε曲線（修正六車・渡邉モデル3））
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図一4．4．3　PC鋼より線のσ一ε曲線
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．狩4茸プレ手ヤス声PC”pmの期化に”プる研究

表一4．4．1解析に用いた材料値

コンクリート　　　　　　　　　PC鋼より線　　　　　　　　　　　鉄筋

σ28 52．8N／mm σPU 1894N／m皿 σsy 397N／mm
σcc 58．2N／mm2 E 190kN／mm2 Es 206kN／mm2

0．8σcc 46．6N／mm2 0．93σu 1761N／mm2 ε　sv 0．001923
εcc 0．00379 0．84σu 　　　　　　　　0

P591N／mm“

ξぐu 0．00646 ε　　1 0．008361
ξ　　2 0，015

初期ひずみ 0．003681

4．4．2　検討結果

（1）　PC鋼材の付着特性が橋脚の履歴復元力特性に与える影響

　PC鋼材の付着特性が履歴復元力特性に与える影響を検討するため，解析モデルにおけるジョイン

トバネ要素のPC鋼材要素軸方向の特性に，バイリニアモデルによる非線形特性を与えた．っまり，

バイリニアモデルにおける降伏力が，PC鋼材の付着力に相当する．

　正負交番戴荷実験では，PC鋼材を被覆する内筒鋼管とグラウトとの付着が切れたことが想定され

るため，付着力の算定では，内筒鋼管とグラウトとの付着強度を用いている．本検討でのパラメー

タとしては，付着強度を完全なアンボンド状態を示すゼロ，内筒鋼管とグラウトとの付着試験より

得られた0．1Mpa，および，付着強度を大きくした0．2，0．5MPa，完全なボンド状態を示す無限大と

した．なお，本項における解析では，基部の要素長さは，実験試験体を忠実に再現してプレキャス

トセグメントの無筋部分である0．Olmとし，内筒鋼管は無視している．また，コンクリートの応力

軟化は，ロッキング現象を表現するための解析上の手法として，最大圧縮強度の80％に達した後は

その値で一定とした．

　実験値と解析結果の比較として，それぞれの付着強度における荷重一変位および荷重一PC鋼材増加

ひずみの履歴特性について，図一4．4．5～図一4．4．6に示す．また，荷重一変位の骨格曲線の比較を図

一4．4．7に示す

まず，完全にアンボンド状態とした解析結果は，実験結果と比較して，ひび割れ発生点から弾性限

界点（変位0」m近傍）付近までの耐力が小さくなっているものの，その後の荷重一変位挙動は比較

的よくシミュレートされていることがわかる．また履歴特性もプレキャストPC橋脚特有のS字型

形状をよく表現しているものと言える．また，荷重一変位関係だけでなく，荷重一PC鋼材のひずみ挙

動もよくシミュレートしていることからアンボンド部材としての基本的な繰り返し構造特性をひず

みレベルまで表現できているものと考えられる．

　これに対し，付着強度を増加させた解析結果では，ひび割れ発生点から弾性限界点付近まで，同

変形状態における荷重が実験結果に近づいており，0．5MPaとした場合が最も実験結果と良い一致を

示している．これは，PC鋼材の付着を考慮したことにより，アンボンド状態とした場合に比べ戴荷

点変位0．1m付近におけるPC鋼材のひずみ，応力が橋脚基部で大きくなったことによる（PC鋼材

ひずみ分布の変化を参照）．
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図一4．4．7PC鋼材の付着強度の違いによる骨格曲線の比較

ただし，内筒鋼管の付着試験より得られた値である0．1MPaを用いた解析結果では，ほぼ，アンボ

ンド状態と変わらない性状を示している．また，付着強度を増加させると，最大荷重も増加し，実

験結果を上回る状態となるとともに，履歴性状もS字型から原点指向型へ徐々に変化していく傾向

にある。

　以上より，プレキャストPC橋脚におけるPC鋼材の付着は，橋脚全体の復元力特性に影響を与え

るものの，今回の実験試験体では，実際の付着力が小さいこととアンボンドとしての解析結果が比

較的よく挙動を表現していることから，PC鋼材がアンボンド状態であったとした解析を行っても実

質上，問題が無いものと考えられる．ひび割れ発生点から弾性限界点付近までの荷重一変位の差は，

別の要因によるものと考えられる．

（2）橋脚全体の復元力特性における内筒鋼管の耐力寄与分に関する検討

　前項における解析結果では，戴荷点変位0．1m，特に，実験時にPC鋼材が弾性挙動を示していた

領域における耐力が小さくなる傾向があった．この相違の原因としては，PC鋼材の付着ではなく，

内筒鋼管の橋脚耐力への寄与が考えられる．実際に，正負交番戴荷実験でも内筒鋼管は曲げ降伏し

ており，曲げ耐力への寄与があったものと思われる．そこで，本検討では，内筒鋼管を4本の鉄筋

に集約しファイバー要素としてモデル化することによりその影響を考慮した．なお，本解析では，

（1）項での検討と比較のため，基部の要素長さはO．01mとし，コンクリートの応力軟化は，最大圧縮

強度の80％で一定値とした．

　鋼管考慮の有無における荷重一変位ならびに荷重一PC鋼材増加ひずみの履歴挙動および荷重一変位

の骨格曲線の比較を図一4．4．8に示す．
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　戴荷点変位0．lm付近までの挙動に着目した場合，内筒鋼管を考慮することにより，荷重は実験

結果に近づいていることがわかる．また，荷重一PC鋼材ひずみ関係も内筒鋼管を考慮した方が，良

い近似を示している．

　以上より，解析においては，内筒鋼管の曲げ耐力寄与分を考慮することにより着目範囲の挙動は

改善されることがわかる．ただし，内筒鋼管を考慮したことにより，戴荷点変位0．1m以降，特に

実験結果における最大耐力経験以後の耐力が実験結果を上回っている．これは，解析においてコン

クリートの応力軟化を最大圧縮強度の80％より下回らないとした影響と考えられる．

（3）　基部要素長さが解析結果に与える影響

　　コンクリートの応カーひずみ関係のように最大応力地点から下降勾配を持っ材料特性を考慮し

たファイバーモデル解析では，一般に，橋脚基部の要素など最初に下降勾配に入った要素に変形が

集中するという傾向があり，その程度は，その要素長さが短いほど顕著である．つまり，橋脚基部

の塑性ヒンジ区間を精度良く評価し，その長さを基部要素長さとして設定する必要がある．そこで，

本検討では，基部要素長さとして実験用供試体における無筋部分を考慮した0．01m，実験終了時に

おけるかぶりコンクリートの剥離領域である0．1m，0．5D区間である0．35mとして解析を行った．

なお，解析では，内筒鋼管を考慮し，コンクリートの応力軟化は，基部要素長さの影響を明確にす

るため，（1）（2）項と同様に，最大圧縮強度の80％に達した後はその値で一定とした．

　基部要素長をパラメータとした場合の荷重一変位履歴性状の比較ならびに骨格曲線の比較を図

一4．4．9に示す．

　解析結果より，基部要素長さが長くなるほど，PC鋼材が弾性挙動を示している範囲の荷重や最大

耐力の増加の度合いが大きくなっていることがわかる．特にPC鋼材の弾性挙動範囲の実験結果と

の比較に着目すると基部要素長さが0．1m以下では，解析結果に差がほとんど見られず，実験結果

との差が小さいため，基部要素長さとして0」m以下が妥当と考えられる．プレキャストPC橋脚の

実験時の変形状態も，基部セグメントの接合面におけるロッキングによる回転が大きく，セグメン

ト部分には顕著な塑性ヒンジを形成していない．そのため，通常のRC橋脚の解析で行われている

ように0．5D区間を塑性ヒンジ区間とし要素長さとすることには問題があるものと考えられる．ただ

し，基部要素長さを0．01mとした場合，コンクリートの圧縮ひずみが過大になり，基部要素のひず

み分布を精度良く再現できない可能性があることに留意する必要がある．

（4）　コンクリート応力軟化の有無の影響

以上の解析では，コンクリートの応力軟化は，最大圧縮強度の80％に達した後はその値で一定とし

てきた．これは，実験時における橋脚基部のロッキング挙動を表現するため，解析上の取り扱いと

して圧縮部コンクリートの軟化をあるレベルで一定としたものである．ただし，最大耐力経験以後

は，実験時でもコンクリートかぶり部の剥離が確認されている．そのため，ポストピーク挙動を再

現する上では，解析においてもコンクリートの軟化を考慮する必要があると考えられる．

　そこで，本項では，コンクリートの材料特性における軟化の考慮の有無をパラメータとした解析

を行った．本解析では，前項までと同様に，コンクリートの応力軟化が最大圧縮強度の80％を下回
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らないケース（コンクリート応力軟化無し），実験結果における終局時にコンクリートが圧壊するよ

うに応カーひずみ関係における応力低下の度合いを緩和・調節したケース（コンクリート応力軟化調

節），道路橋示方書V編6）の規定に基づき応カーひずみ関係を規定したケース（道示V）について実

施した．なお，解析では，内筒鋼管を考慮し，基部の要素長さはコンクリートの軟化を無視したケ

ースおよび調節したケースは0．Olmとしている．また，道路橋示方書V編に基づいたケースは，解

析の安定性に関する問題より基部要素長さを0．1mとしている．

　図一4．4．10に各ケースによる解析結果を示す．まず，コンクリート軟化を考慮していない解析結

果では，前項までに述べたように，PC鋼材が降伏するまでの挙動に関しては，実験結果と良い一致

を示しているが，最大耐力経験以後の挙動に関しては，実験結果よりも大きな荷重を示している．

これに対し，コンクリートの軟化の度合いを緩和・調節した解析結果では，ポストピークにおいて

徐々に耐力が低下していく様子を精度良く再現できている．また，荷重一PC鋼材ひずみ関係も実験

結果と良い一致を示しており，復元力特性，および，PC鋼材，内筒鋼管の橋脚耐力に対する寄与が
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最も精度良く表現されている．

　一方，道路橋示方書に基づいて軟化の度合いを設定した結果では，戴荷点変位が0．045m付近で

コンクリートが圧壊し，耐力が急激に低下している．したがって，道路橋示方書V編の応力軟化モ

デルを単純に適用した場合は，プレキャスト橋脚のロッキング挙動を評価できないことがわかる．
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4．4．3解析検討のまとめ

　今回の検討では，プレキャストPC橋脚の解析的検討として，　PC鋼材の付着特性，内筒鋼管の有

無，解析モデルにおける基部要素長さ，コンクリートの応力軟化をパラメータとした解析を行った．

その結果，以下のようなことが明らかとなった．

1）プレキャストPC橋脚では，　PC鋼材の付着特性が橋脚全体の復元力特性に影響を与える．ただ

　　し，PC鋼材を被覆する内筒鋼管とグラウトとの付着強度が小さいため，今回の解析では，　PC

　鋼材をアンボンドとして取り扱っても問題はない．

2）内筒鋼管を鉄筋として考慮した方が，PC鋼材が弾性挙動を示している範囲の復元力特性に関し

　　て実験結果との良い一致が見られる．プレキャストPC橋脚では，　PC鋼材を被覆する内筒鋼管

　　もその曲げ耐力に寄与しているものと思われ，解析においても考慮する必要がある．

3）ファイバーモデル解析では，基部要素長さによって解析結果が変化する．通常は，橋脚の0．5D

　　程度を要素長さとするが，プレキャストPC橋脚では，基部におけるロッキング挙動によりセグ

　　メント部分に顕著な塑性ヒンジが発生しないため，基部要素長さを小さくした方（0．01m）が，

　　PC鋼材が弾性挙動を示している範囲における二次剛性などにおいて良い一致が見られた．ただ

　　し，基部要素長さを小さくする場合，一要素に変形が集中し断面内におけるひずみ分布が実際

　　と異なる可能性があることに注意する必要がある．

4）コンクリートの応力軟化を，実験における終局時に圧壊するように調節した場合，復元力特性，

　　および，荷重一PC鋼材ひずみ関係の両者で実験結果との良い一致が見られた．また，道路橋示

　　方書V編に基づいて応力軟化を設定した場合，早期の耐力低下およびコンクリートの圧壊を示

　　す結果となり，実験結果と大きく異なる解析結果となった．プレキャストPC橋脚では，その変

　　形性能の大部分が基部におけるロッキング挙動に依存しているものと考えられる．

　以上より，今回の実験の再現解析としては，PC鋼材がアンボンド，内筒鋼管を考慮，要素長さを

0．01m，コンクリートの応力軟化を緩和，調節したモデルが適しているものと思われる．また，設

計用モデルとしては，耐力を小さい方，つまり，安全側に計算する，PC鋼材がアンボンド，内筒鋼

管を無視，要素長さを0．01m，コンクリートの応力軟化を無視したモデルが適していると思われる．

ただし，ポストピークなどの挙動を精度良く，設計時に評価するためには，基部におけるロッキン

グ挙動を解析において考慮する必要があり，この点については，今後の課題である．
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4．5　プレキャストPC橋脚の設計法の検討

　プレキャストPC橋脚の実用化のためには，試設計段階で荷重一変位関係やモーメントー曲率関

係等の骨格曲線を求め，エネルギー一定則を用いて簡易的に耐震検討ができることが望まれる．し

かし，プレキャストPC橋脚の挙動は，ひび割れ発生以降，アンボンド的挙動を示し，変形はロッ

キング挙動が支配的となるため，その荷重一変形関係の推定のために従来の手法を適用するのは困難

がある．そこで，プレキャストPC橋脚の荷重一変位の骨格曲線を設定するに当たり，最大耐力がPC

鋼材の弾性限界点近傍で生じることに着目して，骨格曲線をひび割れ時，PC鋼材の弾性限界点時お

よび終局時で表現することを考える．また，終局時は現状では明確な限界点を示して一義的に設定

することは困難なため，プレキャストPC橋脚の変形性能回転角は，　PPC橋脚の変形性能回転角よ

りも大きいことを考慮して，安全側の設定としてPPC橋脚の変形性能回転角に準じて設定するもの

とし，許容回転角相当としてPC鋼材の弾性限界点の回転角（許容変位）を求める手法を検討する．

4．5．1　簡易設計法の検討

（1）　許容変位の算出方法

　4．3節での検討から，プレキャストPC橋脚では，　PC鋼材の増加ひずみと橋脚の載荷点変位と

がほぼ線形関係にあることから，本関係を推定することを試みる．すなわち，PC鋼材の伸びは，ア

ンボンド状態であるため，橋脚の高さ方向の変形形状に依存することから，PC鋼材の弾性限界点時

の変形形状を近似的に推定することを試みる．

1）手法1

　プレキャストPC橋脚は，基部にひび割れが入り，ロッキング挙動が主体となるものの，セグメ

ント躯体には曲げひび割れが生ぜず，PC鋼材の弾性限界点時点ではコンクリート躯体はほぼ弾性的

に変形をしているものと考えることができる．そこで，橋脚躯体は弾性変形しているものとして，

図一4．5．　1を参照して，以下のように求める．

　PC鋼材増加ひずみεpと橋脚の戴荷点変位δとの関係式の誘導における主な仮定は以下のようで

ある．

　・PC鋼材の変形量は，同位置におけるコンクリート要素の変形量と等しい．

　・橋脚の断面の曲げ強さと中立軸の位置は，橋脚高さ方向に一定である．

　・橋脚は，片持ち梁状態で，基部は固定されている．

　・内筒鋼管は，考慮しない．
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　　　　　　　　　e：中立軸から緊張材の

　　　　　　　　　　配置位置までの距離

図一4．5．1　PC鋼材の配置

　まず，PC鋼材と同位置におけるコンクリート要素の変形量（△1）は，コンクリートひずみ（εc）

を積分することにより求められる．

　　　　　　　　　　N・　S・．dU　　　　　（4・・5・・1）

また，フックの法則（σ＝Eε、）と片持ち梁のモーメント分布（M＝Px）より

　　　　　　　　　　ε＝σ／E
　　　　　　　　　　c
　　　　　　　　　　　　M　　Px
　　　　　　　　　　σ＝－e＝－e
　　　　　　　　　　　　I　　　l

　　　　　　　　　　　　Pe
　　　　　　　　　　6　＝－ズ
　　　　　　　　　　c　EI

　上式を式（4．5．1）へ代入し，かつ，PC鋼材の変形量は，同位置におけるコンクリート要素の変形

量と等しいという仮定より，PC鋼材の増加ひずみεと戴荷力Pとの関係式として次式が得られる．
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　P

　　　　　　　　　　　，　Pel2
　　　　　　　　　E　・1＝一
　　　　　　　　　　ρ　　　2EI

　また，片持ち梁であることを考慮すると（p＝三三三δ）戴荷点変位δとPC鋼材の増加ひずみε

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　P　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　l3

関係式として次式が得られる．

　　　　　　　　　　　　　　3e
　　　　　　　　　　sニ　　 1δ　　　　　　　　　（4．5．2）
　　　　　　　　　　　P　2．1．1

2）手法2

　ロッキング挙動が主体と考え，プレキャストPC橋脚の変形は基部回転のみと考え，その他の柱

躯体は剛体運動をするものと考える．基部の回転中心は，断面保持の仮定に基づく断面計算から中

立軸を求め，以下より，PC鋼材増加ひずみを求める．

　PC鋼材増加ひずみと戴荷点変位との関係式の誘導における仮定は，以下のようである．

一116一



S誇4」プレ手ヤ．Z声　pc　Kpmの期化／こ脚ナる研究

・柱は剛体であるとし，戴荷点変位は基部における

　ロッキングによる回転変形のみであるとする．

・PC鋼材の変形量は，基部におけるロッキングによ

　るもののみとする．

　まず，柱基部における回転角と戴荷点変位との関係

式が幾何学的関係より以下のように求まる．

　　　　　　　　　　θ＝si・　i〔δ1〕・e

　また，柱基部における幾何学的関係より，PC鋼材の

変形量は次式で示される．

　　　　　　　　　　　　　　　　δ
　　　　　　　　　　△1’＝e・θi≡e・－
　　　　　　　　　　　　　　　　　1

したがって，PC鋼材の増加ひずみ（ε）と戴荷点
　　　　　　　　　　　　　　　　P

変位との関係式は以下のようになる．

　　　　　　　　　　　　△1’　e
　　　　　　　　　　ε　＝一二一δ
　　　　　　　　　　P　1’　1・1’

図一4．5．2橋脚基部におけるロッキン

　　　　グ挙動のモデル化

（4．5．3）

（2）　算定手法の比較

　ここでは，実測したPC鋼材増加ひずみ一橋脚変位関係と計算手法との比較を行う．

　図一4．5．3に実測したPC鋼材増加ひずみ一橋脚変位関係と前項で提案した関係式による結果を示

す．なお，提案式による算出の場合，1および1’は，1＝2．8〃1，1’＝4．04〃1とした．また，中立軸と

PC鋼材との相対距離eについては，手法1では橋脚高さ方向にひずみを積分しPC鋼材の変形量を

求めるため，断面の中心に中立軸があると仮定し027mとした．一方，手法2では，基部のロッキ

ングでのみPC鋼材の変形量を評価するため，断面保持の仮定を適用した解析により求めた中立軸

からPC鋼材までの距離である0．45mを用いた．

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　3e
　　　　　　　　　　手法1…　　ε＝　　　．δ　　　　　　（4．5．2）
　　　　　　　　　　　　　　　　P　2．1．1

　　　　　　　　　　手法2…　　g　＝三一δ　　　　　　　　　（4．5．3）

　　　　　　　　　　　　　　　　P　1・1’

　結果を見ると，手法1が手法2に比べて比較的実験結果を再現していることがわかる．特に，PC

鋼材が弾性範囲内である戴荷点変位が小さい領域において実験結果を良く近似している．すなわち，

基部のロッキングによる回転変形はあるものの，PC鋼材は内筒鋼管に保護されているため，弾性変

形挙動に近い変形が生じているものと考えられる．ただ，手法1による算定では，中立軸が橋脚高

さ方向に一一定，かつ，断面中心であるとしている．これに対し，実際には，橋脚基部では，曲げひ

び割れの発生により中立軸の位置が断面中心ではない．そのため，中立軸が断面中心から移動し，
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曲げ剛性が橋脚高さ方向に一定でなくなるような戴荷点変位が大きい領域については，実験結果と

の相違が大きくなることが考えられる．しかし，PC鋼材の弾性限界点までの変形では，中立軸の位

置が断面中心から移動する範囲が橋脚基部の曲げひび割れ発生区間に限られることを考慮すると，

手法1による算定で，中立軸の位置が断面中心であるとしても実務上の精度に大きな影響を与える

ことはないものと考えられる．

　これに対し，手法2では，PC鋼材

の変形量を基部のロッキングによる

もののみであること，かつ，ロッキ

ングの中心が基部の中立軸の位置で

あるとしていることから，精度良く

中立軸の位置（回転中心）を算定す

る必要がある．これらの算定式を用

いてPC鋼材ひずみと戴荷点変位の

関係を求める場合には，中立軸の位

置の評価に注意する必要がある．

一　　　一　　　一一　　　一6090一 一→苧一一一≡一一’一

1　－一一一

v

　、一一一、　　　　一一一一一一6∞◇　　　　o
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Q　⊥＿　＿　＿　一　＿

@1
　　　　　　　　■
Q＿＿＿　＿＿　＿＿＿＿qc　　　　＿　＿一　＿　＿　＿＿

一一一一P一1一
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変位δ（mm）

図一4．5．　3簡易式によるPC鋼材増加ひずみと戴荷点

　　　　　変位の関係

（3）　骨格曲線の提案

　プレキャストPC橋脚の骨格曲線としては，ひび割れ時（C），弾性限界点（Y　1）および水平耐

力は弾性限界点のままで変形をPPC橋脚に準じた終局時（U）で表現する．

　まず，ひび割れ時（C）については，橋脚基部の最外縁のコンクリート要素に作用する応力が引

張り強度に達した時とし，その時点における水平変位，耐力を次式により算定する．

　　　　　　　　　　Pc・竿一ace＋；＋卑　　　（4・・5・・4）

呪・
oip…’t・iPc〔1一矩唯

（4．5．5）

　　　　　　　　　　弓多　　　　（4・　5・　6）

　ここで，σce：プレストレスによる応力（Pa），σb：コンクリートの引張り強度（Pa），σ〃：上

部工による軸応力（Pa），　Z．：橋脚断面の断面係数（m3），　Lp：塑性ヒンジ長（m），　E、：コンク

リートの弾性係数（Pa），　h：断面高さ（m）である．

　また，弾性限界点（Y1）については，　PC鋼材が弾性限界点に達した時で，変位については前述

した手法1による戴荷点変位一PC鋼材増加ひずみ関係式より求める．一方，弾性限界点（Y　1）の

水平耐力については，PC鋼材を降伏強度の高い通常の鉄筋要素として扱い，平面保持の仮定に基づ

く断面計算において，最外縁のPC鋼材が弾性限界点に達した時の曲げ耐力から求めることとする．
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　　　　　　　　　　δ一2’1’L。r
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（4．5．7）
　　　　　　　　　　y　　3e　y

　　　　　　　　　　Py一㌢　　　　　　　（4・・5・・8）

　ここで，M　：平面保持の仮定を用いた断面計算により求まる降伏曲げ耐力（N・m）である．
　　　　　　ツ
　さらに終局時（U）については，終局変位は，終局回転角θ、を12／200（O．06rad）として次式によ

り求め，その時の水平耐力については，弾性限界点（Y1）の値を保つものとして決定する．なお，

終局回転角の値12／200（O．06rad）は，本研究で行ったプレキャストPC橋脚の実験結果とPPC橋脚

を対象として行われた既往の実験結果を参考に決定している．PPC橋脚を対象とした既往の実験結

果では，概ね終局回転角は12／200（O．06rad）を示している．これに対し，プレキャストPC橋脚で

は，基部のロッキング挙動が卓越することにより，コンクリートの圧壊が遅延化するため，PPC橋

脚に比べ大きな変形性能，終局回転角を示している（図一4．5．　12）．したがって，本研究では，プレ

キャストPC橋脚の終局回転角が12／200（O．06rad）を下回ることは無いと考え，その値として

12／200（O．06rad）を採用する．

δニθ・1　（θ：ここでは，0．　06とする）
u　　　　　u　　　　　　　u

（4．5．9）

Pu＝ろ （4．5．10）

　図一4．5．4にプレキャストPC橋脚の荷重一変位関係と前述した考え方に基づいて算定した骨格曲

線を示す．終局変位についてみると，算定結果が実験結果を下回る結果となっている．これは，プ

レキャストPC橋脚の終局変位が基部におけるロッキング挙動の卓越により，　PPC橋脚よりも大き

くなるのに対して，終局回転角の値としてPPC橋脚を対象とした実験結果に基づいて設定している

ためであり，安全側の評価といえる．

800

600

伽

加
（Z5江

o　㎜
口挺時養

一400

一600

一800

　－400　　　　　－300　　　　　－200　　　　　－100　　　　　　　0　　　　　　　　100　　　　　　200　　　　　　　300　　　　　　400

　　　　　　　　　　　水平責位δ（㎜）

図一4．　5．4実験結果と簡易算定法による骨格曲線
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4．5．2　提案手法に基づく耐震性能照査

　本項では，前項において提案したプレキャストPC橋脚の骨格曲線の算定法に基づいて，実大レ

ベルのプレキャストPC橋脚の骨格曲線を算定し，それを用いたレベル2地震動下における耐震性

能評価を地震時保有水平耐力法に準じてエネルギー一定則を用いて行う．

　エネルギー一定則とは，橋脚の固有周期が比較的短周期の範囲では，弾性固有周期の等しい弾性

系の最大ポテンシャルエネルギーと弾塑性系ポテンシャルエネルギーとは，降伏力に関わらずほぼ

等しいとする考え方である．RC橋脚の耐震設計では，二次剛性が無視できるほど小さいため弾塑

性系として完全弾塑性モデルを用いて，弾性固有周期，許容靱性率などの構造特性と弾性加速度応

答スペクトルから等価水平震度を算出する．そして，等価水平震度に重量を乗じたものを地震時に

作用する水平力とし，それよりも橋脚の地震時保有水平耐力が大きいか否かでレベル2地震動に対

する安全性を判定する。

　これに対し，プレキャストPC橋脚では，骨格曲線においてひび割れ時（6c，Pc）までの剛性を

初期剛性とし，弾性限界点（δ，，Py）までの剛性を二次剛性とする．したがって，エネルギー一定

則による耐震性の評価では弾塑性系において二次剛性（二次剛性比γ）を考慮する必要がある．

　以上より，ひび割れ時までの剛性を有する弾性系と二次剛性を有するプレキャストPC橋脚の弾

塑性系のポテンシャルエネルギーが等しいとすると（図一4．5．5），プレキャストPC橋脚の地震時に

おける応答変位δmax，耐力Pmaxは次式のように示される．

　　　　　　　　　　6・・　一；（r－1＋「悟［4－

　　　　　　　　　　Pmax＝Pc＋r・κ1（δ＿－6c）　　　　　（4．・5．・12）

ここで，We：等価重量，　k，，：設計水平震度，　K，：初期剛性（Pc／δ。）である．

叱・し

Pv

P”，

　　　　　c　　　t　　　　　　　δma　　　　y　　．

図一4．5．5プレキャストPC橋脚へのエネルギー一定則の適用

　本項で行った耐震性能評価では，二次剛性を考慮したエネルギー一定則と道路橋示方書による設

計水平震度スペクトル，および，対象としたプレキャストPC橋脚の諸元より，地震時における同
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橋脚の最大応答変位，水平耐力を算定し，それらの値がプレキャストPC橋脚の弾性限界点（δy，Py）

より小さい場合，レベル2地震動に対する性能を満足しているものとする．

　表一4．5．1に，耐震性能評価の対象とする実大プレキャストPC橋脚の諸元を示す．また，図一4．5．6

にプレキャストPC橋脚の断面を示す．なお，地盤概1」は，2種地盤を想定している．また，表一4．5．2

に対象としたプレキャストPC橋脚のエネルギー一定則に基づくレベル2地震動に対する性能評価

さらに，図一4．5．7に，対象としたプレキャストPC橋脚の骨格曲線とエネルギー一定則により算定

した同橋脚の地震時応答についても示す．

　耐震性能評価の結果では，エネルギー一定則により求められるレベル2，タイプ1，ll地震時に

おけるプレキャストPC橋脚の最大応答が，同橋脚の弾性限界点（6．，，Py）よりも小さくなってい

る．すなわち，対象としたプレキャストPC橋脚がレベル2地震動に対して十分な耐震性能を有し

ていることが分かる．

卯寛蹄（’lt4．JYn〃膓r－4．5rnnび

表一4．5．1　実大プレキャストPC橋脚の諸元

橋脚高さ 30 m ひび割れ衰位 17
胸

等価1量 17856 kN ひび翻れ耐力 3505 kN

橋■のプレストレス量 5．5 均a 降伏変位 1730
■

PC鋼材の有効プレストレス 0．5 σy 降伏酎力 5512 鳩

終局変位 1800
㎜

終局耐力 5512 剛

；

◇ ◇　　　◆　　◆　　◇

◆◇◆◆

◇◇　　　　｝1

氈

◇◆　　◆

＝

　　　　　　　　　　　　　　　　　単位：mm

図一4．5．6対象としたプレキャストPC橋脚の断面

表一4．　5．2エネルギー一定則によるプレキャストPC橋脚の耐震性能評価

等億重量 W 17856 剛

弾性困有周期 T 059 S

設計水平震度 （タイプ1地館簡時）

iタイプロ地震勘惰）

khc

距ﾖ

085

P75

最大応答衰位 （タイプ1地震動跨）

iタイプE地震動時）

δ■x

ﾂ剛

164

U23

■■
＜＜ 降伏蜜位

~伏食位

δy

ﾂ，

1730

P730

■■

最大水平耐力 （タイプ1地震■時）

iタイプロ地霞動碕）

P■叙

o胞

3677

S214

kN

汲g
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図一4．5．7プレキャストPC橋脚の骨格曲線と地震時応答

■タイプ地震時

｣タイブ培震時

4．5．3　まとめ

　本検討では，プレキャストPC橋脚の実用化のために，試設計段階で耐震検討が簡便にできる手

法を検討し，荷重一変位関係の骨格曲線を求める手法やエネルギー一定則を用いて応答を推定する

方法を提案した．本結果をまとめると以下のようである．

1）　　プレキャストPC橋脚の変形を推定するのは，ひび割れ後アンボンド挙動を示すため，従

　来の手法を適用できないが，アンボンド部材の戴荷点変位とPC鋼材のひずみの関係式を適用

　することにより，式（4．5．7）を用いてPC鋼材の弾性限界点の変位を求めることができる．また

　そのときの荷重は，式（4．5．8）により，PC鋼材の弾性限界点の荷重として求めることができる．

2）　　終局変位は，PPC橋脚に準じて，終局回転角を12／200radと定め，式（4．5．9）で求められる．

　この設定は，プレキャストPC橋脚の最大荷重の80％低下時が20！200radであり，1．6倍以上の

　余裕がある．

3）　　以上の設定に基づいて，エネルギー一定則により地震時応答を簡易的に照査可能である．
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4．6　PC橋脚の耐震性に関する解析的検討

4．6．　1　検討概要

　鉄筋コンクリート（以下，RC）橋脚における耐震設計では，地震時非線形応答を簡便的に推定す

る方法として，一般的にNewmarkら1）によるエネルギー一定則が用いられている．エネルギー一定

則は，図一4．6．1に示すように，弾塑性応答の荷重一変位応答関係は弾性応答の荷重・変位応答の面

積と等しいとするもので，弾性応答計算による荷重応答値をP，，降伏荷重をPyとした場合，エネル

ギ”一一一定側による応答塑性率μ。は，次式で表わされる．

陽＝
（4．6．1）

したがって，応答塑性率μaを有する橋脚の必要な降伏荷重値Pyは，式（4．6．1）を入れ替えるこ

とによって，次式となる．

　　　Py一瓦己　　　　　　　（4・　6・　2）

構造物の弾塑性応答変位を推定する他の方法として，変位一定則がある．これは、弾塑性応答変位

δは，弾性応答の最大変位δ。とほぼ等しいとするもので，その時の応答塑性率μ、’は，次式で表わ

される。

旦ち

＝

生δγ
ニド

μ

　RC橋脚におけるエネルギー一定則の適用性に

ついては，非線形応答解析と模型実験の比較など

からこれまで十分検討されてきており，実用的な

構造物の周期帯でエネルギー一定則は概ね成立す

る2）として，この考え方を用いて各耐震設計基準

が整備されている．

　したがって，主たる地震時耐荷力を軸方向鉄筋

とPC鋼材によるプレストレスとしたパーシャリ

ープレストレストコンクリート橋脚（以下，PPC

橋脚）やPC鋼材のみのプレストレストコンクリ

ート橋脚（以下，PC橋脚）あるいはPC橋脚で躯

体をプレキャストセグメントとしたプレキャスト

e
P

y
P

P

（4．6。3）

　　　　　　　　　　　　　　　　δ
0　　　　　　　　μaδy

　　　図一4．6．1エネルギー一定則
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PC橋脚（以下，　PCS橋脚）でも，エネルギー一定則などの簡便的な方法で設計できるとすれば，

実用設計の観点から望ましいことである．

　しかし，PPC橋脚やPC橋脚およびPCS橋脚は，一般にRC構造に比べて減衰が小さく，原点指

向型に近い復元力特性を示す3）こと，PPC橋脚の復元力特性はプレストレス導入量によって変化し，

プレストレス導入量が多いほど，すなわちPC橋脚に近づく程，原点指向型となって等価減衰定数

および残留変位が小さくなる3，ことが示されている．さらに，新しく提案したPCS橋脚では，変形

性能が大きいため最大耐力80％時低下時までの正規化累積吸収エネルギーで見れば，PPC橋脚と変

わらないものの，一サイクルの履歴曲線を見た場合には，PPC橋脚に比較して履歴曲線の囲む面積

がより小さく，履歴吸収エネルギー性能も小さいこと，復元力特性がひび割れ点やPC鋼材の弾性

限界点で特徴付けられることが4．2節の正負交番載荷実験から明らかとなっている．このような

履歴復元力特性を持つ場合のエネルギー一定則の適用性についてはこれまであまり研究が行われて

おらず，必ずしも明確になっていない．

　そこで，本節では，新しく提案したPCS橋脚のエネルギー一定則の適用性を明らかにすることを

目的として，まず，RCとPPCおよびPC橋脚の復元力特性の違いが応答値に与える影響を確認し，

それらの構造へのエネルギー一定則の適用性について，1質点系のモデルを用いた地震応答解析（非

線形動的解析）を行うことによって検討する．ついで，新しく提案したPCS橋脚について，簡易設

計手法で想定した弾性限界点までの応答について，同様な解析からPCS橋脚に対するエネルギー一

定則の適用性について明らかにする．

4．6．2PPCおよびPC橋脚での検討

（1）解析条件および方法

　PPCおよびPC構造へのエネルギー一定則の適用性は，過去に行われたRC構造へのエネルギー

一定則の適用性の検討4）と同様に，図一4．6．2に示す1質点系モデルを対象に行うこととした．エネ

ルギー一定則の適用性の検討手順は，図一4．6．3の解析フローに示すように，各検討要因について弾

性解析で最大作用荷重P，を算定するとともに，非線形動的解析を行うことにより応答塑性率μを算

定し，エネルギー一一・一定則による応答塑性率μ、と比較することによって検討するものとした．

　検討要因としては，①復元力モデル，②地震波，③固有周期（Teq）および④復元力モデルの弾性

応答最大作用荷重に対する降伏耐力の比（P／P，）とした．

　RC部材の復元力モデルとしては，　RC部材の復元力特性を良く表すといわれる武藤モデル5）があ

るが，除荷剛性が低下しないため，等価減衰定数が実際のRC構造物と比較して大き目の値となる

場合がある．そこで，本研究では，武藤モデルの除荷剛性を塑性率μに応じて低下させ，実際のRC

部材の挙動をより高い精度で表すことができる除荷剛性低下型武藤モデルb、（以下，RCモデルと称

す）を用いる．このモデルでは，除荷時剛性Kを塑性率μに応じて，式（4．　6．4）のように低下さ

せている。等価減衰定数を図一4．　6．4に，RCモデルを図一4．6．5に示す．
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K＝μ一1！μ・K，　（K，：降伏剛性　） （4．6．4）

　PPC橋脚の復元力特性は，文献3）の正負交番載荷実験結果によれば，　RC橋脚に対するPPC橋

脚の等価減衰定数の減少割合と，RC橋脚に対するPPC橋脚の残留変位の減少割合が，ほぼ比例関

係にあるとしている．

　そこで，PPC橋脚の復元力モデルは，簡単のために，図一4．6．6に示すようにRCモデルの残留変

位δ，Rcを低下させたPPCモデルとし，解析パラメータとして，70％，50％，30％と減少させた場

合を検討する．この場合，等価減衰定数は，RCモデルと比較して，残留変位の低下率と同じ比率

で低下する。また，橋脚の主鋼材としてPC鋼材しか配置しないいわゆるPC橋脚の復元モデルとし

ては，PPCモデルにおいて，残留変位が0％（原点指向型）で等価減衰定数が0％となる図一4．6．6

のPCOモデルとして解析する．以下では，これらPPC橋脚およびPC橋脚を想定した復元力モデル

を総称してPCモデルと称す．

　地震波としては，道路橋示方書V編7）に示される1種地盤におけるタイプ1およびタイプn地震

波とした．ただし，ここでの固有周期Teqは降伏時剛性での固有周期とし，地震波は加速度応答ス

ペクトルの周期帯の乱れの少ない文献6）のスペクトルフィッティング波とした．使用した地震波の

加速度応答スペクトルおよび地震波形を図一4．6．7に示す。

　以上の検討要因における解析パラメータおよびその他の解析条件を表一4．6．1に示す．

　解析結果としては，応答塑性率の他に，正側と負側の最大応答変位の絶対値の比率minμ／max

μと残留変位量δ，も併せて算出した．

（100
§18

嘉IS

闘
｝§

m＝1

Pv

Ky＝ω2

図一4．6．2解析モデル

1 2345678910
　　　　塑性率μ

図一4．6．　4等価減衰定数

弾性解析での最大

作用荷重P．を算出

P／P．をパラメータにして

　非線形動的解析

　　　　↓

エネルギー一定則による

　　μ。との比較
μ●＝1／2x｛（P／Py）2＋1｝

図一4．6．3解析フロー図
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P

P P

除荷岡1性K・μ垣・｝～ K Ky

…

ノ δrPC＝α・δrRC

δ

δrpc＝0

↓μδy δ

α＝0～0．7

～

モデルの初期履歴

での残留変位δ武
PPCモデル PCOモデル

図一4．6．5RCモデル（ひび割れ点省略）

タイプ1地震波（1種地盤）

図一4．6．6PCモデル（ひび割れ点省略）

　　　　　　　タイプ皿地震波（1種地盤）
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　　　　1　　　　　　　　　　　10　　　　　　0．1　　　　　　　　　　　1

　固有周期（s）　　　　　　　　　　　　　　固有周期（s）

図一4．6．7使用した地震波形および加速度応答スペクトル

　　　　　　表一4．6．1検討要因および解析条件

30

10

検討要因 解析パラメータ

復元カモデル RCモデル

oI℃モデル（PC70，　PC50，　PC30）

oCモデル（PCO）

地震波 1種地盤；タイプ1およびタイプ皿地震波

固有周期 Teq Teq　＝砿3，0．6，0．9，　L　2秒

P／P．

降伏耐力／弾性応答最大作用荷重 P，／P．＝1．0～0・2

解析条件 内　　容

積分方法 Ne珊arkのβ法

減衰 弾性解析，非線形解析ともに5％
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（2）タイプ1地震波に対する結果

　タイプ1地震波による結果のうち，復元力モデルの違いによる履歴応答性状の違いを，一例とし

てRCモデル，　PC50モデル（残留変位δ，Rc＝50％）およびPCOモデル（残留変位δ，Rc＝0％；原点指

向型）にっいて比較した結果を図一4．　6．8に示す。ここで，固有周期はTeq＝0．6秒でPy／P。＝O．3の場

合について示している．

　本結果から，RCモデルは履歴ループを数多く描く複雑な履歴応答となり，降伏以後，片側に偏

った応答になっていることがわかる．またその結果，残留変位δ，／δyは最も大きくなっているこ

とがわかる．そのため，最大応答塑性率（δ㎜、／δy，δy：降伏時変位）自体は，RCモデルもPC

モデルも結果的にあまり変わらない値となっている．ただし，正側と負側の最大応答の絶対値の和

を考えた場合では，PCOモデルが最も大きくなることがわかる．また，正側と負側の最大応答の絶

対値の比（min（μ＋，1μ一1）！max（μ＋，1μ一1））を計算すると，　PCOモデルが最も大きく，

正側と負側の応答差が小さいことがわかる．

　タイプ1地震波は，プレート境界型の大規模地震を想定した地震波であり，波の繰返し数が多い

ことから履歴ループが数多く描かれるため履歴減衰（等価減衰定数）が応答変位に与える影響が大

きいものの原点指向が強いモデルほど正負のバランスが保たれ，結果的に最大応答値はあまり変わ

らないことがわかる．

　タイプ1地震波の場合の各復元力モデルの応答塑性率μとPy／P，の関係を図一4．6．9に示す．図中

には，エネルギー一定則による値と変位一定則による値も示している。ちなみに，Py！P，＝0．3のとき，

エネルギー一一一定則による応答塑性率μ。は6程度と計算される．また，各Py／P。に対応する応答塑性

率μとエネルギー一定則で計算される塑性率μ、との比（μ！μ。）との関係を図一4．6．10に示す。

　タイプ1地震波では，RCモデル，　PCモデルともTeq＝0．9秒までは，エネルギー一定則の推定値

より大き目の応答となっているが，Teq・　1．2秒ではPy／P。が小さくなるにつれて，エネルギー一定則

よりも小さくなる傾向を示し，変位一定則に近づく傾向を示している．また，復元力モデルによる

差は，PCOモデルを除いてほとんど見られず，　PCモデルもほぼRCモデルと同じ応答値を示した．

このことから，波の繰返し数が多いタイプ1のような地震波に対しても，等価減衰定数が30％以上

であれば，応答変位は履歴減衰の影響をほとんど受けないことがわかる．

　PCOモデルは，他のモデルと比較して応答変位が大きくなり，固有周期がTeq＝0．3secと小さく，

降伏荷重値がPy！P，＝O．4程度以下では，応答塑性率が他のモデルの応答塑性率の2倍程度と大きく

なるが，固有周期が大きくなるにつれて応答塑性率の差は小さくなる．例えば，Teq＝0．6secでは，

他のモデルの応答塑性率の1．3倍程度となる．これは，タイプ1地震波では，等価減衰定数が応答

変位に与える影響が大きいために，等価減衰定数が0であるPCOモデル（残留変位0％）の応答変

位が大きくなるとともに，固有周期がTeq＝0．3secと小さい場合には，塑性化によって固有周期が伸

びても地震エネルギーがL2秒程度まではほぼ一定であり，長周期化による地震力低減の効果が得

られなかったためと考えられる．

　次に，各復元力モデルのPy／P。とδr／δyの関係を図一4．6．11に示す。残留変位δrは，固有周期

にかかわらず，復元力モデルの残留変位δ，RCが小さいモデルほど小さくなっている．しかも，例え

ばPC70モデルでは，非線形応答解析での残留変位がRCモデルのケースの50％以下になる場合が
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多く，復元力モデルの残留変位の比率δ，PC！δ，RC以上に，地震時の残留変位が低減される傾向があ

る。

　各復元力モデルについてPy／P，と正負の最大応答変位の絶対値の比との関係を図一4．6．12に示す．

RCモデルの場合は，正負の応答変位が相当大きく異なり，片側に変位が大きく偏るが，　PCモデル

の場合は，復元力モデルの残留変位の割合が小さいものほど変位が片側に偏りにくい。また，RC

モデル，PCモデルに共通して，　Py！P。が小さいほど，また固有周期Teqが小さいほど片側に変位が

偏っている。

　以上より，タイプ1地震波では，PCモデル，　RCモデルとも応答塑性率は，　Teq＝0．9秒までは，

エネルギー一定則の推定値より大き目の応答となり，エネルギー一定則を適用する場合に留意が必

要であるが，PCモデルとRCモデルはほとんど変わらない応答性状となることが明らかとなった．

したがって，PCモデルにエネルギー一定則を適用しても，　RCの場合と同様な精度を確保できるも

のと考えられる．ただし，PCOモデルは，特に固有周期が小さい領域（Teq＝O．6秒以下）では，他

のモデルよりも応答塑性率が大きくなる傾向となることに留意する必要があるが，その値は，最大

でも2倍の応答塑性率である．
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図一4．6．9各復元力モデルの応答塑性率μとP，／P。の関係（タイプ1地震波）
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（3）タイプ皿地震波に対する結果

　タイプn地震波の場合の各復元力モデルの応答塑性率μとPy！P。の関係を図一4．6．13に，　Py／P。と

μ／μ、の関係を図一4．6．14に示す．

　タイプn地震波では，RCモデル，　PCモデルともその応答塑性率はTeq＝0．6秒以上ではエネルギ

ー一闡･よりも小さ目の応答を示した．この傾向はPy！P，が小さくなるにつれて顕著になる．また，

復元力モデルによる差もほとんど見られず，PCモデルは，ほぼRCモデルと同じ応答値を示した．

PCOモデルも，タイプ1地震波の結果とは異なり，　Teq＝0．3秒以外では，他のモデルと同じような

応答を示している．

　これは，内陸性の直下型地震であるタイプll地震波は，数波の大きな揺れに支配され，数多くの

履歴ループが描かれず，等価減衰定数の違いが応答変位に表われにくいためと考えられる．

　次に，タイプn地震波の場合の各復元力モデルのPy！P。とδr／δyとの関係を図一4．6．15に示す．

タイプ1地震波の場合と同様に，残留変位は，固有周期にかかわらず復元力モデルの残留変位δ，RC

が小さいモデルほど小さくなっているが，その比率は固有周期やPy／P。の値によって異なっており，

復元力モデルの残留変位の比率δ，PC／δ，RCが必ずしも非線形応答解析での残留変位量に反映されて

いないことがわかる．これは，タイプn地震波の加速度応答スペクトルがTeq＝o．7秒以降急激に変

化するため，塑性化にともなう長周期化や等価減衰定数の増加量によって，入力地震波の加速度応

答スペクトルの値が大きく変化し，構造物の履歴応答が大きく異なってくることが原因であると考

えられる．

　最後に，タイプn地震時のPy！P。と正負の最大応答変位の絶対値の比の関係を図一4．6．16に示す．

タイプn地震波の場合も，PCモデルは，　RCモデルと比較して片側に変位が偏りにくいと言える。

しかし，前述のとおり，固有周期が0．6秒と0．9秒の間で加速度応答スペクトルの急激な変化がある

ため，タイプ1地震波の時のような固有周期やPy／P，の値に対する明確な傾向は見られない．

　以上より，タイプn地震波では，RCモデル，　pcモデルともその応答塑性率はTeq＝o．6秒以上で

はエネルギー一定則よりも小さ目の応答を示し，1℃0モデルも含めて，復元力モデルによる差もほ

とんど見られないことが明らかとなった．したがって，PCモデルにエネルギー一定則を適用するこ

とに特に問題はないものと考えられる．
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4．6．3　プレキャストPC橋脚での検討

（1）　解析条件および方法

　プレキャストPC橋脚の場合，　PCOモデルをプレキャストPC橋脚の復元力特性として用いた場合，

実際よりも履歴吸収エネルギー性能を過大に評価している可能性がある．また，プレキャストPC

橋脚の復元力特性では，PC鋼材が弾性挙動を示している間は，ひび割れ発生点とPC鋼材の弾性限

界点で特徴付けられる二次剛性が発現する．したがって，プレキャストPC橋脚の復元力特性を示

す単純化モデルとしては，安全側として履歴吸収エネルギー性能が無く，かつ，二次剛性を有する

ものが考えられる．

　そこで，本項では，図一4．6．17に示すようなバイリニア型の骨格曲線のみを有する履歴モデル（以

下，PCSモデルと称する）を想定し，4．6．2と同様に一自由度系に対する解析的検討を行うことに

より，プレキャストPC橋脚に対するエネルギー一定則の適用性について明らかにする．

図一4．　6．17プレキャストPC橋脚の履歴モデル（PCSモデル）

　検討要因としては，①地震波（1種地盤におけるタイプ1およびタイプll地震波），②固有周期

Teq（0．3，0．6，0．9，1．2），③復元力モデルの降伏耐力／弾性応答最大荷重Py／Pe（1．0～0．2）の4．6．2

と同様の要因とPCSモデル特有の④二次剛性比γ（O．O，　O．02，0．05，0」，0．15）とした．ただし，

Pyは，ひび割れ時耐力Pcと置き換えて考えるものとし，γの範囲については，実験試験体（せん

断スパン比aj）での値と実構造物のせん断スパン比を考慮して設定した．その他の解析条件は，

4．6．2と同様とした．また，解析フローについても同様である．

（2）　タイプ1地震波に対する結果

　タイプ1地震波の場合について，各二次剛性比における各Py！Peに対応する応答塑性率μとエネ

ルギー一定則で計算される塑性率μaとの比（μ／μa）との関係を図一4．6．18に示す．

　解析結果を見ると，4．6．2でPCOモデルを用いて得られた解析結果（図一4．6．10）とほぼ同様の

傾向を示していることが分かる．すなわち，固有周期が大きくなるにつれて，μ！μaの値は小さく
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なり，エネルギー一定則から算出される塑性率との差が小さくなっている．さらに，固有周期を1．2

秒とした場合に，エネルギー一定則による塑性率よりも応答値が小さくなっている点についても同

様である．また，μ！μaの値的にも，PCSモデルでγ　＝Oの場合は，　PCOモデルとほぼ同様な値を示

している．

　一方，二次剛性比γによる相違では，固有周期を0．3秒とした場合には，γが大きくなることに

より，応答塑性率の差が小さくなる傾向が確認できるが，固有周期が0．6秒より長くなるとγによ

る明確な傾向は確認できない．ただし，二次剛性の相違による差は大きくなく，タイプ1地震波に

対するエネルギー一定則の適用性が，二次剛性によって著しく低下することはないと言える．

　以上より，4．6．2で得られた結論と同様に，タイプ1地震波に対しては，固有周期が小さい領域

（Teq＝0．6秒以下）で，かつ，　Py！PeがO．4以下の場合には，応答塑性率はエネルギー一定則での推

定値の2倍以上になる場合があるが，それ以外の条件では，応答塑性率は概ねエネルギー一定則で

の推定値の0．6から1．5の範囲にあり，二次剛性を有するPCSモデルを用いたプレキャストPC橋脚

の設計においてエネルギー一定則を適用しても一定の精度が得られるものと考えられる．
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（3）　タイプ皿地震波に対する結果

　タイプn地震波の場合について，各二次剛性比における各Py／Peに対応する応答塑性率μとエネ

ルギー一定則で計算される塑性率μaとの比（μ！μa）との関係を図一4．6．19に示す．

　タイプll地震波に対しても，4．6．2でPCOモデルを対象として得られた解析結果と同様の傾向が

確認できる．すなわち，固有周期0．6秒以降においては，応答塑性率μは，Py！Peの値によって一部

エネルギー一定則で算出される塑性率μaよりも大きい領域があるが，ほとんどがμaより小さくな

っている．

　一方，二次剛性γによる相違もタイプ1地震波に対する解析結果よりも小さくなっており，タイ

プn地震波においてもγが，エネルギー一定則の適用性に大きな影響を与えることは無いものと考

えられる．

　以上より，タイプn地震波に対しても，PCSモデルを用いたプレキャストPC橋脚の設計におい

てエネルギー一定則を用いても問題は無いものと考えられる．

一◆一γ＝0．0

－●一γ＝O．02

十γ＝O．05
－◆一一γ＝0．1

十γ＝0．15
－■一エネルギー一定則

1 0．8　　　　　0．6　　　　　0A　　　　　O2

　　　py／Pe

　2

　18
　1．6

　1．4

　12e
1ミ

　O．8u

　O．6

　0．4

　02

　0
0

T6苧0．6s　CType　E）

1　　　　　0．8　　　　　0．6　　　　　0．4　　　　　02　　　　　　0

　　　　　　Py／Pe

12

1

0．8

　ζ
ρ6 ~
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02

0

Toq＝0．9s（Typ●口）

12

1

0．8

　ミ
06ミ

0．4

02

0

T●q＝12s（Type　n）

1．4

12

1

0．s　9

“ミ

O．4

e2

0

　　　1　　　　　　0．8　　　　　0．6　　　　　0．4　　　　　02　　　　　　0　　　　　　　　　　1　　　　　　0．8　　　　　0．6　　　　　0．4　　　　　02　　　　　　0

　　　　　　　　　Py／Pe　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Py／Pe

図一4．6．19各二次剛性比に対するPy／Peとμ／μa（μa：エネルギー一定則による塑性率）の関係

　　　　　　（タイプ皿地震波）
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4．6．4　まとめ

　本節では，新しく提案したPCS橋脚のエネルギー一定則の適用性を明らかにすることを目的とし

て，まず，RCとPPCおよびPC橋脚の復元力特性の違いが応答値に与える影響を確認し，それら

の構造へのエネルギー一定則の適用性について，1質点系のモデルを用いた地震応答解析（非線形

動的解析）から検討した．次いで，新しく提案したPCS橋脚について，簡易設計手法で想定した弾

性限界点までの応答にっいて，同様な解析からエネルギー一定則の適用性にっいて検討した．得ら

れた結果をまとめると，以下の通りである．

1）等価減衰定数がRC橋脚の30％程度以上のPPC橋脚は，RC橋脚とほぼ同じ応答塑性率を示し，

　　固有周期O．6秒以下の短周期帯の構造物で，弾性応答荷重に対する降伏耐力の比を低くしすぎな

　　ければ，エネルギー一定則で概ね安全側に評価できる．

2）等価減衰定数を0％としたPC橋脚（PCOモデル）は，タイプ1地震波のような繰り返し数が多

　　い地震波に対して，固有周期が0．3秒以下の短周期では応答塑性率が大きくなる傾向にあるが，

　他のモデルに比較して最大でも2倍程度である．タイプn地震波に対しては，他のモデルと同

　様な応答性状であり，等価減衰定数を0％としたPC部材も，固有周期0．6秒以下の短周期帯の

　構造物で，弾性応答荷重に対する降伏耐力の比を低くしすぎなければ，エネルギー一定則で概

　　ね安全側に評価できる．

3）PC橋脚の残留変位量は，　RC橋脚よりも大幅に小さくなる傾向があり，復元力モデルの残留変

　位の比率以上に地震時の残留変形を減少させることが出来る場合もある．また，PC橋脚は，　RC

　橋脚と比較して，正負の最大応答変位量の差が小さいため，効率良く地震エネルギーを吸収で

　　きる．

4）提案したPCS橋脚の復元力特性を表す単純化モデルとして，履歴吸収エネルギー一性能が無く，

　　かつ，二次剛性を有するバイリニアーの骨格曲線としたPCSモデルで検討したところ，タイプ

　　1地震波ならびにll地震波に対して，　PCOモデルとほぼ同様の応答傾向が確認できた．

5）以上より，プレキャストpc橋脚も，タイプ1地震波に対して，固有周期が小さい領域（Teq＝o．6

　秒以下）でPy／Peが0．4以下の場合を除き，また，タイプn地震波に対して固有周期0．3秒以下

　　でPy／PeがO．4以下の場合を除き，エネルギー一定則で概ね安全側に評価できるものと考えられ

　　る．
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4．7　プレキャストPC橋脚の施工法の検討

プレキャストPC橋脚は，過去にあまり検討されたことがないため，その施工法について検討す

るため，海上における施工の場合ならびに地上における施工の場合について，工期，施工費につい

て一般のRC橋脚と比較する．

4．7．1　海上橋における検討

（1）検討概要

　検討にあたっては，離島架橋を想定し，プレキャストのメリットが発揮されると考えられる橋長

2㎞以上の図一4．7．1に示すような海上架橋の橋脚を対象とする．橋脚高さは，航路通過地点では

30m程度になると考えられるが，施工検討には簡単のため，平均的な高さとして15mを想定する．

また，橋脚の断面は，景観的観点や施工的観点から橋脚高さに応じて変化させないものとし，同一

の形状と仮定する．プレキャストセグメント橋脚ならび

にRC橋脚の断面諸元は，図一4．7．2に示すように，4．3

節で試設計した断面とする．

　施工条件としては，プレキャストセグメントPC橋脚

のセグメントは，架橋起点側の1箇所に製作ヤードを設

置して製作し，十分な保管ヤードがあるものとした．海上

部の施工は，橋脚設置地点まで台船にて運搬し，起重機

船にて架設するものとした．

図一4．7．1対象海上架橋

単位：mm

方寛声●r’”4，imm～＝4，5mnリ

図一4．7．2　断面諸元

単位：mm
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一方，比較としてのRC橋脚は，橋脚施工地点で鉄筋・型枠を組み立て，コンクリートポンプ船

によって現場打設するものとした．以上ならびにその他の検討条件を表一4．7．1に示す．

表一4．7．1検討条件

項目 条件

対象，地域 離島架橋を想定した多径間連続橋，九州地方

設計荷重 活荷重；A活荷重，舗装：アスファルト舗装（車道t・60㎜，歩道t・30㎜）

橋長，支間 橋長；2，000m，支間；40＋32＠60＋40　m（連続桁部支間60m）

幅　　　員 9．75m（車道7．25m，歩道2．5m）

橋脚数，高さ 橋脚数35基，高さ；15m（平均）

使用材料 コンクリート；40N／㎜2（PC橋脚），30N／㎜2（RC橋脚）

oC鋼材；SWPR7Bl5Sl5．2，鉄筋；SD345，鋼管；STK400

地盤種別，設計水平震

x，支承条件
H種地盤，地域別補正係数C地域

^イプBの反力分散沓

検討水深 一5m

（2）　橋脚セグメントの製作方法

　橋脚セグメントは、1基の型枠設備でセグメントを1個つつ製作するショートラインマッチキャ

スト方式により製作することを考える．

　橋脚セグメントの製作方法としては，橋梁上部工のように橋脚を横に寝かせた状態でマッチキャ

スト方式で製作する方法と橋脚を縦のままの状態で製作することが考えられる．両者の得失を検討

したものを表一4．7．2に示す．

設備的には高さが高くなる分大掛かりとなるが，橋脚を立ての状態で製作したほうが，橋脚を横に

した状態で製作する方法に比べて，①橋脚側面が全て型枠仕上げのため一様な仕上がりで美観が良

くなる，②支保工の必要がなく、単純な型枠設備で製作できる，などの利点があると考えられる．

　図一4．7．3に橋脚セグメントの製作フローならびに図一4．7．4に製作要領図を示す．

　中空断面橋脚の場合の製作手順としては，内型枠をセットした後，あらかじめ鉄筋ヤードで組み

立てておいた鉄筋ユニットや外鋼管を組み込み，外型枠を設置して，コンクリート打設となる．橋

脚のNo．2セグメントからは，下の既設セグメント（OLDセグメント）を型枠代わりに用いて，マッチ

キャストさせてコンクリートを打設する．硬化後，NEWセグメントをクレーン設備でOLDセグメン

トから一旦切り離し，その間にOLDセグメントを横に搬出し，NEWセグメントを下段に移動させて，

OLDセグメントとする．このように，セグメントをだるま落とし式に移動して順次製作する．

　本製作方法によれば，従来の橋脚施工と何ら変わりなく鉛直線を製作の基準とできるために，橋

梁上部工のセグメント製作よりも，管理は比較的簡単であると考えられる．本製作方法における標準

的な1セグメント製作標準サイクルを，表一4．7．3に示す．橋梁上部工と同様に早強コンクリートを

用いた場合は，養生時間の短縮を図ることができ，1日に1セグメントの製作が可能と考えられる．

なお，普通コンクリートの場合は，強度発現時間を考慮すると2日サイクル（実質L5日）になる

ものと考えられる．
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表一4．7．2橋脚セグメントの製作方法の比較

横方向ショートラィンマッチキ？スト方式 鉛直方向カートラ伊ヶチキャスト方式

製作方法 柵■を頓｛こした状Oでショートラインマ，チキャスト方 橋●を緩のままで，一つ下のセグメントにマ好キ

式で艮作する． ヤストさせてコンクリートを打設する，

製作方法、蟹作殴筒は櫓貴上部工のプ凶片ス 槙■最下殿のセグメントは底版聖枠上で田作

トセゲメント工法とほぼ問橡であリ，内棒｛こは日 する．2ロット目の打殴尭了後，1ロット目のセグ

閉槍檎や上■荷重支椅のための文保工を必 ルトをだるま蒐とし式に移勘し．20ット目を打殴

要とする． する．

長所 ・せん断キー，ガイドキーが必要な場合，妻 ・連常の配筋で鹸筋の組み立てが可鹿．

型緯で比較的自由に造作が可能． ・橋■外■が聖枠仕上げのため，密実で一樟

な仕上がりとなリ．黄観上も優れている、

・支保工の必要がなく．皇棒殴債が皐麓、

・鉛直精度の管理が8鵠、

短所 ・橋■外■の1菌（上■）は、こて仕上げとな ・せん断キーやガイドキーの施工が口しい

り衰芭を一掃に仕上lfるのが困口であり．莫 ・01Dセグメントを切り■し直槍するために，　NεW

観に劣る、 セク’ルトの暢重が必要，

・櫓■の鉛口絹度の管項が比敏的霞しい． ・上■般●，門聖クレーンの高さが高くなる．

・主柘トセグメント■作■と同樟な支保工を必要と

する，

・損置き組み立てを前提にした配筋に實更す

る必婁がある．

評価 △ ○

橋脚セグメント星作フロー

内蚕怜セ，‘

餓筋・■管工，‘セ7‘

外型枠セ，‘

コ”り一ト打設

養生

褒枠膜蟹・α」パグ’ント移島

矧町を仇0へ移■

図一4．7．3　製作フロー

日り返し

STEP　1．　No．1セグメント製作 S正P3．　N。．1．N。2セグメント移動

②OU）切庖し，移動

↓

　③NEVVをOUOへ移動

S正 P4．　No．3セグメント製作

↓

図一4．7．4　製作要領図
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表一4．7．3　1セグメント製作サイクル

1セグメント製作サイクル工程表

＊1ラインにつき1H1セグメント製作（早強コンクリートの場合）

　セグメント高さは，一般的に運搬時や架設時の施工能力や全体的な工程を考慮して，最適になる

よう計画されるが，ここでは，海上運搬時の喫水制限や起重機船の能力を考慮して，セグメント重

量を90t以内とし，　Hニ3mを標準セグメント高さとした．従って，橋脚高さH＝15mの場合，標準セグ

メント3m×4＋調整セグメント1．4m＋脚頭部セグメント1．6mの6セグメントの構成とした．

　一方，RC橋脚の施工ロット割では，最大Hニ5．Omとした．従って，橋脚高さH＝15mの場合，3ロ

ットになる．

（3）　海上架設の検討

　図一4．7．5に，プレキャストセグメントの場合の架設

要領を，図一4．7．6に架設フローを示す．架設地点まで

のプレキャストセグメントの運搬は，最も一般的な台

船を用いて行うものとした．架設の方法としては，海

ヒで最も機動力がある起重機船で架設するものとした．

約90tfのセグルトを架設する起重機船としては，アウ

トリーチ（船首船体外面からの距離）を10m以一ヒであ

ると想定した場合に，揚程や巻揚げ能力から余裕のあ

る200t起重機船を用いる．この場合，90　tのセグメン

トを高さ45mまで架設することが可能である．

　フーチングと第1セグメントはマッチキャストで製

作をしていないことと高さの調整のため，調整コンク

リートを打設するものとした．また，各セグメント間の

接合部にはエポキシ樹脂系の接着剤を用いるものとし

た．架設サイクルの検討結果を表一4．7．4に示す．H＝15

mの場合，1橋脚4日程度で施工可能である．

　一方，海ヒでのRC橋脚の場合の施工方法としては，

置し，1ロット毎に鉄筋・型枠を設置して，

法が考えられる．

セグメント据付段取り（高さ調整材セブD

NO，1（鯛整）セグメント運搬・架殴

間結コンクリート打股・養生

接着剤塗布

内筒掴管挿入

NO　2セグメント架設

PCケーブル挿入

PC緊張

ρCグラウト

図一4．　7．6に架設フロー

NO　2～脚頭部

セグメント架般

　　　　　各設置場所において，従来どおり足場を設

コンクリートポンプ船にてコンクリートを打設する方
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　図一4．7．7に従来工法の場合の橋脚構築要領図を，表一4．7．5に構築工程を検討したものを示す．

H＝15mの橋脚の場合，1ロットの施工高さを5mとして3ロット施工とするが，実動日数で22日

を要する結果となった．

施工■序

図一4．7．5　プレキャストセグメントの場合の架設要領

CP船

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－」i＿　　　　　4

図一4．7．7　RC橋脚の場合の施工要領
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表一4．7．4　プレキャストセグメント橋脚架設サイクル

架般サイクル工程表：Hニ15mの場合

6ロット．1．5m（調整セe’SンD＋3m（標準セe’Sント）x4＋1．5m（脚頭部セグメント）

L種　　　　日数 1 2 3 4

セグルト据付段取り

NOl（頂整）セグメント架設

詰コン型　組立

詰コンクリート

NO　2～5（準）セグルト架設

NO　6（　　）セク’ルト

PCケープ’レ挿入

PC　張・ラウト

表一4．7．5在来工法の場合の構築工程

在来工法椙■檎蚤工穏表（H＝15m、　5m／1Pフト）　　　　　穆■8数22日

工種　　　　日敬 1　2　　3　4 5 6 7～1⊇ ）3　N　15 16 1了 18 19 り0 21 22

立

1ロソト 鉄筋　　　組立

立

コンクリート

2ロノト ～コンクリート

足場組立（　生｝

3ロノト 鉄筋　　　　立

立

コンクリート打

生

型枠足場解体 I　　l

（4）　工期・工費の検討

　海上施工における工費の検討は，一般に建設場所の気象・海象条件，地理的条件に大きく左右さ

れる．ここでは，以下のような条件で積算に反映する．また，橋脚施工のみの建設費の比較を行う．

　　①荒天日数を100日とする．

　　②起重機船やポンプ船などの船舶の回航費は，場所の特定ができないので考慮しない．

　　③架橋起点側から資材運搬や作業員の移動をする．

　数量の比較を表一4．7．6に，全体工程の比較を図一4．7．8に示す．従来工法では，1橋脚ごとの施工

では，非現実的な工程となるため，船団の数量に影響しないと考えられる2パーティによる隣接2

橋脚同時施工とした．なお，プレキャストPC橋脚の施工では，起重機船を占有するため，2パー

ティーにすると，船団の数量が変化する．

　工程図より，プレキャストPC橋脚では，セグメントの製作は，架設に間に合う限りは架設と切

り離して製作できるため，架設のみを考慮すれば，RC橋脚の施工工程の約半分であり，海上施工

に適しているものと考えられる．

　全体工事費の比較を表一4．7．7に示す．積算に当たっては，橋脚の構造種別による概算比較を目的

としているため，各工種のマクロ単価を用いている．本比較より，躯体製作関係費については，PC

橋脚では，セグメント製作設備費がかかるものの，今回の断面設定では，鉄筋工の影響が大きく，

プレキャストPC橋脚の方がRC橋脚よりも経済的になっていることがわかる．また，船関係費用

も，PC橋脚では起重機船の費用は大きいものの，　RC橋脚に比べて，工程が短いため，結果的に経

済的になっている．また，費用低減の比率は，躯体製作関係費と船関係費用ともほぼ同じであるこ
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とがわかる．

以上のように，2km程度の海上橋では，プレキャストPC橋脚の優位性が示されたと考えられる．

（5）　まとめ

　橋長2kmの離島架橋を想定し，平均的な高さとして15mとしたプレキャストPC橋脚の施工法

の提案と工期および工費について従来工法と比較して検討した．

　その結果，今回の断面では，高さ3mのセグメントとすることにより，起重機船200　t吊りを用い

て，効率的に施工が可能であり，1橋脚あたり4日（実働）で架設が可能であり，全体工程的にも

RC橋脚の在来工法より工期を短縮できることが明らかとなった．また，工費面でも，断面の縮小

効果や主鉄筋の省略により，プレキャストPC橋脚の躯体構築費は，　RC橋脚に比べて，経済的とな

った．また，船団費用については，用いる船種は異なるものの，架設工期が短いことによる経済性

が発揮されることが明らかとなった．

表一4．7．6　1橋脚あたりの数量比較

プレキ　ストPC RC
項目 様 単位 項目 仕様 量　　　単立

コンク｜ 40　1m2 179：m3 ング 30‘m2 236：m3

PC SVPR7Bl5S152 1042：t ：t

口6 130git ［61 9604：t
1〕22 2113：t

620：t 620：t
カ D51 624：カ

S¶⑯00　1143　tニ4 770：t
S11ぱ00　1398　t＝3 745：t

4006：m2 4162：m2
1 100：　m2 4 399：m2

a）プレキャストPC橋脚の場合

工 1 2

準筒工

セグメント製作ヤート’殴●

橋■セグ’ン‘径伶（210■） 21】x12日／　（30日xO7）／1ヲ｛ン訂2ヶ月

檎■禦殴（35椙■，210■）
35基　x　5日　／　　（30x　O　7）／　1　班＝　　8　4ヶ　月

債片づけ トータル185ヶ月

b）RC橋脚の場合

図一4．7．8　施工全体工程比較
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表一4．7．7　直接工事費の比較

項目 仕様 単位 RC橋脚在来工法（2パーティ） プレキャストPC橋脚Uパーティ）

数量 単価・（円） 金額・（円） 数量 単価・（円） 金額・（円）

コンクリートエ
R（：：30N／mm2

oC’40N／mmウ m3 82600 22000 1817り0000 6265 30000 187950000

PC工 SWPR7Bl5S152 t 0 3646 1000000 364560000

鉄筋工 SD345 t 431了7 150000 647659000 2413 110000 26546000

鉄筋圧接丁 D51 218400 2400 52416000 0

鋼管」二 STK400 t 0 5303 150000 79537000

型枠工 m2 ［45670 10000 145670000 140210 2000 28042000

足場工 m2 3990 2400 957000 100．0 2400 240000

セグメント製作設備 h＝3mセグメント 式 0 10 70000000 70000000

小計 1，028．422000 756875ρ00

起重機船（橋脚施工用） ’旋回50t 日 5640 620000 349680000 350 6つ0000 2け00000
船団 日 5640 830000 468120000 350 830000 29050000

台船（橋脚施工用） 100t 日 5640 115000 64860000 350 115000 4025000

台船引船 200PS 日 5640 150000 84600000 350 150000 5250000

コンクリートミキサー船団 10m3 日 1050 2200000 231000000 0

起重機船（橋脚セグメント架設用） ＾　ロう00t 2500 1230000 307500000

船団 日 0500 1220000 305000000

台船（橋脚セグメント運搬用） 500t 日 2500 190000 47500000

台船引船 450PS 日 う50．0 265000 66250000

小計 lJ98，260．000 786，275，000

@‥・c @忌　鷲 桝〉・づ　蟻鷺“　wぐ・
ｾ∀　、　〉　　《　　．べ

、寮£＃ ξぴ・　　　． ？　　　　　　茂　　　　　　’彩　　　　　べ

@　　　　　　髄膓 i㍉灘○惣 簿

4．7．2陸上における検討

（1）検討概要

　検討に当たっては，都市近傍の比較的平坦な地域の多径間連続高架橋を対象として，プレキャス

トPC橋脚の施工方法およびRC橋脚との工期，施工費の比較を行う．プレキャストPC橋脚および

RC橋脚については，試設計を行って断面を設定した．設計条件を表一4．7．8に示すが，上部工の構

造形式としてはPC中空床版橋とした。試設計断面を図一4．7．　9に，構造図を図一4．7．10に示す．ま

た重量はPC道路計画マニュアル1）に記載されている連続中空床版橋の実績より求めた．

表一4．　7．8　検討条件

項　目 条　　件

対象，地域 多径間連続橋，都市近傍

上部構造形式 PC中空床版橋

設計荷重 活荷重；B活荷重

橋長・支間 1000m，20＋32＠30＋20m（連続桁部支間30m）

幅員
纒剥H重量

10m程度（橋脚幅は主桁底版幅を考慮して0．5mとする）

O．75㎡／㎡×30．OmxlO．Om×2．5tf／㎡＝562．5tf→橋面工を考慮し
U00．Otfとする。

橋脚数，高さ 橋脚数33基，高さ15m

地盤種別，設計水平震度 n種地盤，地域別補正係数A，重要度区分：B種（重要）

使用材料 コンクリート；30N／㎡（RC橋脚），40N／m㎡（PC橋脚）

oC鋼材；SWPR7Bl2S15．2，鉄筋；SD345，鋼管；STK400
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プレキrス♪Cグノンメ鷹卯実

ROズ

a）RC橋脚

’2S’52θ

_〆” r’〃4 m ，

o o o o o o o

o o

∫

o o

o o o o o o o o o o

b）プレキャストPC橋脚

単位：mm

図一4．7．9　RC橋脚とプ幽ストPC橋脚の断面の比較

●　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　■　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　・

’一一一入一一一．
fL－⊥．」‘　　’　　1．‘i－－4＿：1　　・　　；i－一一一†≡≡一’i’

P　　　　　　‘　　　　　　1

f「T…1

　L「－

1’一一鼈黶ﾟ≡”

σ

’

1

単位：mm

図一4．7．10フ’レkストPC橋脚構造図

（2）　製作・運搬方法

　橋脚セグメントの製作は、海上施工と異なり，プレキャストエ場で製作して，運搬する方法とす

る．これは，都市内では製作ヤードや保管ヤードの確保が困難なこと，工場に製作設備を設置した

方が合理的なためである．工場でのセグメントの製作は，海上施工の場合と同様に，1基の型枠設

備でセグメントを1個つつ製作するショートラインマッチキャスト方式により製作するものとした．

中空断面橋脚の製作手順も，海上施工の場合と同じである．本セグメントは，プレキャスト工場か

ら現場まで運搬するため，重量としては30tf以下とする必要がある．そのため，セグメントの高さ

はL75mとした．

　運搬は，30t低床トレーラを使用する。道路走行の条件として高さは地上より3．8m以内，車幅3．2m

以内の制限となるが，本セグメントはこの範囲内となる．
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（3）架設方法

　図一4．7．11に架設要領図を示す．プレキャストPC橋脚のセグメントの架設は，作業性および10

m程度の作業半径，揚程および吊り荷重量を考慮して，200tfの移動式クレーンを使用するものとし

た．足場は，昇降用の足場と各セグメント天端での作業足場のみで済む．

（4）工期および工費の検討

　プレキャストPC橋脚の工期および工費の検討に当たり，上記の製作，運搬および架設の条件の

他，以下の条件に基づいて検討する．

①試算の対象は橋脚のみとし、フーチングまでは出来ているものとする．

②各橋脚に進入する工事用道路、各橋脚施エヤードは確保されているものとする．

③施エブロック割は，RC橋脚については，通常の施工高さを考慮して，3ロット（3＠5m）と

　　　し，プレキャストPC橋脚については，運搬重量の関係から，1ロット約30tを目安としたブ

　　ロック割の9ロット（8＠1．75m＋lm）とする．

＿＿＿＿睡
一⊇「R

　　f1・＼／づ

⊆／｛

ー

／「

目

単位：mm

図一4．7．11架設要領図

　検討結果として，プレキャストPC橋脚とRC橋脚について全体工程を比較したものを図一4．7．12

に示す．また，サイクル工程を図一4．7．13に示す．

　プレキャストPC橋脚のセグメント製作工程は，プレキャスト工場1カ所において型枠設備1セ

ットの場合の工程であり、当然，製作ライン数によって変化する．セット数を増やすことにより短

縮が可能となる．また，プレキャストPC橋脚の架設は，200tfトラッククレーン、25tfトラックク

レーンそれぞれ1台で、2橋脚を施工するものとした場合である．RC橋脚も，当然，投入パーティ

ー数によって，工程は変化するが，ここでは，4橋脚を2パーティーで並行して施工するものとし

た．

　工程の比較より，プレキャストPC橋脚では，33基の橋脚を4ヶ月で終了できることがわかる．
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さらに，RC橋脚では，1橋脚約1ヶ月を要するのに対して，プレキャストPC橋脚では，1週間程

度で施工完了できることから，都市部の混雑部では，道路等の占有期間等が短くでき有利な方法と

いえる．

　表一4．　7．18に工費の比較を示す．今回の試算では，1橋脚あたりのプレキャストPC橋脚の工費は，

従来工法のRC橋脚より，若干割高となる結果となった．これは，クレーン等の機械費やセグメン

ト運搬費が躯体断面減少や鉄筋作業低減の減少分よりも上回ったためと思われる．しかしながら，

実際には，施工期間を短いことから，間接費が小さくなり，これらをあわせて考えれば，ほぼ従来

工法と変わらない工費と考えられる．

注1）橋脚セグメントの架設所要日数（5日×17回＋1日）／0．75＝115日（約3．8ヶ月）

　　200tfトラッククレーン，25tfトラッククレーンそれぞれ1台で、2橋脚を施工するものとする

注2）在来工法による施工所要日数（34日×9）／0．75＝408日（約13．6ヶ月）

　　4橋脚を，2パーティーで並行して施工するものとする

　　　　　　　　　　　　図一4．7．12　全体工程の比較

プレキャストPC櫨●袈殴サイクル工租覆9ロットH＝15m（e●175m◆10m）

在来工法相■構簸サイクル工冑書　30ットH；15m（3esOm｝

図一4．7．　13サイクルエ程の比較
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表一4．　7．8　工費の比較

プレキャストPC　脚工法

PC工
項目 仕様 単位 橋脚1本当り 価 金額

セグメント製作費
　～，

~　　×　7　　　　　　　り
個 9．0 750，000 6，750，000

PC鋼材 t 4．6 1，000，000 4，600，000

橋脚架設 式 1．0 400，000 400，000

クレーン 200t 台・日 25 470000 1175000
高所作業車 18mブーム 台・日 1．0 60000 60000

ロロ 12，985，000

在来工法（総足　）

工

項目 仕様 単位 橋脚1本当り 単価 金額

コンクリート 30N／㎜2 m3 1900 20000 3800000
鉄筋 SD345 t 360 100，000 3，600，000

鉄筋圧接 D51 個所 1240 5000 620000
型枠 m2 225．0 8，000 1，800，000

足場 掛m2 225．0 2000 450000
クレーン費 25tトラッククレーン 台・日 18．0 58000 1，044，000

ロロ 11，314，000

（6）　まとめ

　都市近傍の比較的平坦な地域の多径間連続高架橋を対象として，試設計を行って断面を設定し，

プレキャストPC橋脚の施工方法およびRC橋脚との工期，施工費の比較を行った．

その結果，今回の断面では，高さ1．75mのセグメントとすることにより，低床トレーラーを用いて

運搬が可能となり，プレキャスト工場での橋脚セグメントの製作が可能であることがわかった．ま

た，1橋脚あたり5日（実働）で架設が可能であり，全体工程的にもRC橋脚の在来工法より工期を

短縮できることが明らかとなった．都市部の混雑部では，道路等の占有期間等が短くでき有利な方

法といえる．

　工費面では，機械費の増加により，プレキャストPC橋脚の躯体構築費は，　RC橋脚に比べて，若

干，増加することとなった．しかし，間接費の低減等が見込めるため，従来工法と変わらない工費

になるものと考えられる．

一149一



募4」度プレ牛ヤス声ρ0橋脚の期化仁漫7ナる研究

4．7．3　まとめ

　プレキャストPC橋脚の施工法について，海上橋の場合ならびに都市近傍の高架橋の場合につい

て提案し，RC橋脚の施工との比較において，工期・工費について検討した．本検討範囲で得られ

た結果を以下にまとめる．

D橋脚のセグメント製作は，鉛直方向ショートラインマッチキャスト方式（いわゆる，だるま落

　とし方式）が有望である．本方法で，早強コンクリートを用いて製作すれば，1セグメント／1

　日（実働）の製作が可能である．（普通コンクリートの場合は，1セグメント／1．5日）

2）海上架設の場合，架設地点までのプレキャストセグメントの運搬は，台船を用いて行い，架設

　の方法としては，海上で最も機動力がある起重機船で架設する方法とした．約90tfのセグメントを

　架設する起重機船としては，アウトリーチ（船首船体外面からの距離）を10m以上を想定した

　場合には，揚程や巻揚げ能力から余裕のある200t起重機船を用いるのが妥当である．この場

　合，90tのセグメントを高さ45mまで架設することが可能である．

3）平均的な高さとして15mとしたプレキャストPC橋脚で，高さ3mのセグメントとすることに

　より，1橋脚あたり4日（実働）で架設が可能であり，全体工程的にもRC橋脚の在来工法より

　工期を短縮できることが明らかとなった．また，工費面でも，断面の縮小効果や主鉄筋の省略に

　より，プレキャストPC橋脚の躯体構築費は，　RC橋脚に比べて，経済的となった．また，船団

　費用については，用いる船種は異なるものの，架設工期が短いことによる経済性が発揮されるこ

　とが明らかとなった．

4）都市近傍における高架橋の架設の場合，橋脚セグメントの製作は，プレキャスト工場で製作し

　て，運搬する方法が妥当である．これは，都市内では製作ヤードや保管ヤードの確保が困難なこ

　と，工場に製作設備を設置した方が合理的なためである．

5）工場でのセグメントの製作は，海上施工の場合と同様であるが，プレキャスト工場から現場ま

　で運搬するための制約条件として，重量を30tf以下，道路走行の条件として高さは地上より3．8m

　以内，車幅3．2m以内の制限があるため，その条件に適したセグメント高さとする必要がある．

　運搬は，30tf低床トレーラが使用できる．

6）セグメントの架設は，1橋脚あたり5日（実働）で架設が可能であり，全体工程的にもRC橋

　脚の在来工法より工期を短縮できることが明らかとなった．都市部の混雑部では，道路等の占有

　期間等が短くでき有利な方法といえる．

7）工費面では，都市近傍における高架橋の場合，機械費の増加により，プレキャストPC橋脚の躯

　体構築費は，RC橋脚に比べて，若干，増加することとなった．しかしながら，間接費の低減等

　が見込めるため，従来工法と変わらない工費になるものと考えられる．
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4．8　結言

　第4章では，プレキャストPC橋脚の実用化を図ることを目的に，まず，セグメント接合面に円

筒鋼管を配置し，これのダウエル作用によってせん断力を伝達できる新しい連結構造を考案し，模

型実験によって本構造のせん断伝達特性の評価を行った．また，開発した連結構造を適用した新し

いプレキャストPC橋脚を考案し，本プレキャストPC橋脚の耐震性能の評価を模型実験によって行

うとともに，その解析手法および設計方法について検討した．また，本構造の実用化を図るために，

施工法についても検討を行った．さらに，PPC橋脚およびPC橋脚のエネルギー一定則の適用性に

ついて解析的に検討し，上記の設計法の成立性を明らかにした、

　以下に，本研究で得られた知見を述べる．

（1）　ダウエル作用に基づいた連結構造について

1）提案した連結構造の破壊モードは，実際のプレキャストPC橋脚の壁厚（T）に近いT＝540mmで

　　の実験結果として，壁厚／内筒鋼管外径比T！φ1＜3．3では，壁の押し抜きせん断破壊が先行し，

　　T！φi＞3．3では，内筒鋼管のせん断降伏および曲げ降伏が先行する破壊となる．

2）壁厚／内筒鋼管径比がT！φ1＝3．9と大きい場合には，実際の降伏は，内筒鋼管の曲げ降伏時と

　　なる．

3）内筒鋼管はグラウトが充填されているため，連結構造における内筒鋼管のせん断降伏耐力は

　　Ply（N）は，（4．2．2）式により算出できる．

　　　　　P，、2＝「sy’宍・rcu・Ac　　　　　（4・・2・・2）

　　ここに，乙：せん断降伏応力度（N／m〃12），「i：内径（〃IM），　t，：板厚（mm），

　　τ。u　：グラウトのせん断強度（N／mm2）＝0．25・fcu（fcu：グラウトの圧縮強度），　A、：充填

　　グラウトの断面積（mm2）

4）内筒鋼管のひずみから判断すれば，接合面からの必要埋込み長は，3φ1以上あれば十分である．

5）内筒鋼管の許容応力度レベル時における壁体の最大ひび割れ幅を耐久性の観点から0．lmm以

　　下に制御するためには，T／φ1≧3．9とする必要がある．

6）内筒鋼管とグラウトの付着力は，小さく，設計上はアンボンドとみなしてよい．

（2）プレキャストPC橋脚の耐震性能について

　1）繰り返し曲げ特性は，特に脆性的な破壊性状を示すことなく1／10radの回転角まで緩やかに耐

　　力が低下する粘りのある挙動を示す．これは，内筒鋼管の付着が小さく，アンボンド状態と

　　なり，ひび割れ後のPC鋼材の増加引張応力がセグメントに作用しないためと考えられる．ま

　　た，このことによって，コンクリートの損傷が少ないとともにセグメント中の鉄筋が降伏し

　　ないため，高圧縮状態でもかぶりコンクリートの損傷が少ないものと考えられる．

2）変形性状としては，回転（損傷）が基部に集中したロッキング挙動を示すが，PC鋼材は降伏
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　点以下の応答であり，破断に対しては余裕のある結果となる．これは，回転は橋脚基部に集

　中したものの，内筒鋼管の付着が切れるとともにPC鋼より線と橋脚躯体の付着が切れ，アン

　ボンド構造の挙動をしたためと考えられる．

3）内筒鋼管は接合面のせん断伝達に有効に機能する．

4）耐震性能の内，残留変位および累積吸収エネルギーは，導入プレストレスの大きさを考慮した

　場合，「プレストレストコンクリート橋脚の耐震設計ガイドライン」におけるPPC橋脚やプレ

　キャスト橋脚の場合と比べて遜色はない．提案構造は他と比較して最も大きな変形回転角を

　示し，優れた変形性能を有している．

（3）プレキャストPC橋脚の解析手法について

　1）提案したプレキャストPC橋脚の復元力履歴特性は，ファイバーモデルを用いた複合非線形解

　　析において，PC鋼材をアンボンド状態と見なし，各材料の応カーひずみモデルとしてコンクリ

　　ートを修正六車一渡邉モデル，鉄筋をバイリニアモデル，PC鋼材をトリリニアモデルの履歴モ

　　デルを適用することにより，プレキャストPC橋脚特有のS字型の荷重一変位履歴特性を比較

　　的精度良く評価できる．また，荷重一PC鋼材のひずみ履歴特性もよく評価できることから，プ

　　レキャストPC橋脚のアンボンド的力学挙動を応カーひずみ関係から評価できているものと考

　　えられる．

2）PC鋼材が弾性挙動を示している範囲の復元力特性に関しては，内筒鋼管も鉄筋換算で考慮し

　　た方が，実験結果との良い一致が見られる．プレキャストPC橋脚では，緊張材を被覆する内

　　筒鋼管もその曲げ耐力に寄与しているものと考えられ，詳細に解析を行う場合には，考慮す

　　る必要がある．

3）ファイバーモデル解析では，基部要素長さによって解析結果が変化し，通常は，橋脚の0．5D

　　程度を要素長さとするが，プレキャストPC橋脚では，基部におけるロッキング挙動によりセ

　　グメント部分に顕著な塑性ヒンジが発生しないため，基部要素長さを小さくした方（O．Olm）

　　が，良い一致が見られた．ただし，基部要素長さを小さくする場合，一要素に変形が集中し

　　断面内におけるひずみ分布が実際と異なる可能性があることに注意する必要がある．

4）コンクリートの応カーひずみモデルにおける応力軟化性状を，実験結果に基づいて終局時ひず

　　みを調整したモデルを用いた解析の場合，ポストピーク以降の復元力特性および荷重・PC鋼材

　　ひずみ関係の両者で実験結果との良い一致が見られた．また，道路橋示方書に基づいて終局

　　値を設定した解析の場合は，早期における脆性的な耐力低下，コンクリートの圧壊を示し，

　　実験結果を評価することができなかった．このことは，プレキャストPC橋脚では，その変形

　　性能の大部分が基部におけるロッキング挙動に依存しており，その挙動をファイバーモデル

　　で扱う場合，コンクリートの応カーひずみモデルの応力軟化をロッキング挙動に応じて設定す

　　ることで表現できるものと考えられる．

5）以上より，実験結果のシミュレーション解析としては，PC鋼材をアンボンド状態，内筒鋼管

　　を考慮，要素長さを0．01m，コンクリートの応力軟化を調整したモデルが適していると考えら

　　れる．また，設計用モデルとしては，耐力を安全側に計算するモデルとして，PC鋼材をアン
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ボンド，内筒鋼管を無視，要素長さを0．Olm，コンクリートの応力軟化を無視したモデルが適

していると考えられる．

（4）プレキャストPC橋脚の設計法について

1）プレキャストPC橋脚の変形を推定するのは，ひび割れ後アンボンド挙動を示すため，従来の

　　手法を適用できないが，アンボンド部材の戴荷点変位と緊張材のひずみの関係式を適用するこ

　　とにより，式（4．5．7）を用いてPC鋼材の弾性限界点時の変位を求めることができる．またそ

　　のときの荷重は，式（4．5．8）により，PC鋼材の弾性限界点時の荷重として求めることができる．

　　　　　　　δ一2’1’1’ef
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（4．5．7）
　　　　　　　　y　　3e　y

　　　　　　　ろ÷　　　　　　　（4・・5・・8）

　　ここで，δ，：PC鋼材の弾性限界点時の変位，　Py：PC鋼材の弾性限界点時の荷重，

　　1：戴荷点変位，1’：PC鋼材の定着間長さ，εf：PC鋼材の弾性限界点時のひずみ，　e：中立
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　y
　　軸からPC鋼材配置位置までの距離，　M，：平面保持の仮定を用いた断面計算により求まる降

　　伏曲げ耐力である．

2）プレキャストPC橋脚はロッキング挙動が主体と考え，プレキャストPC橋脚の変形は基部回

　　転のみで，その他の柱躯体は剛体運動をするものと考えた場合についても検討したが，過大評

　　価を与えることがわかった．

3）終局変位は，PPC橋脚に準じて，終局回転角を12／200radと定め，式（4．5．9）で求められる．

　　この設定は，プレキャストPC橋脚の最大荷重の80％低下時が20！200radであり，　L6倍以上の

　　余裕がある．

　　　　　　　δu＝θ、・1　（θ、：ここでは，0．　06とする）　　　　　（4．5．9）

　　ここで，δu：終局変位，θ、：終局回転角　である．

4）以上の設定に基づいて，エネルギー一定則により地震時応答を簡易的に照査可能である．

（5）PPC橋脚およびPC橋脚のエネルギー一定則適用性について

　1）RC部材と比較して等価減衰定数が30％程度以上のPC部材は，　RC部材とほぼ同じ応答塑性

　　率を示し，固有周期0．6秒以下の短周期帯の構造物で，弾性応答荷重に対する降伏耐力の比を

　　低くしすぎなければ，エネルギー一定則で概ね安全側に評価できる．

2）等価減衰定数を0％としたPC橋脚（PCOモデル）は，タイプ1地震波（プレート境界型の大

　　規模地震）のような繰り返し数が多い地震波に対して，固有周期が0．3秒以下の短周期では応

　　答塑性率が大きくなる傾向にあるが，他のモデルに比較して最大でも2倍程度である．タイプ

　　n地震波（内陸直下型地震）に対しては，他のモデルと同様な応答性状であり，等価減衰定数

　　を0％としたPC部材も，固有周期0．6秒以下の短周期帯の構造物で，弾性応答荷重に対する

　　降伏耐力の比を低くしすぎなければ，エネルギー一定則で概ね安全側に評価できる．

3）PC橋脚の残留変位量は，　RC橋脚よりも大幅に小さくなる傾向があり，復元力モデルの残留
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　変位の比率以上に地震時の残留変形を減少させることが出来る場合もある．また，PC橋脚は，

　RC橋脚と比較して，正負の最大応答変位量の差が小さいため，効率良く地震エネルギーを吸

　収できる．

4）提案したPCS橋脚の復元力特性を表す単純化モデルとして，履歴吸収エネルギー性能が無く，

　かつ，二次剛性を有するバイリニアーの骨格曲線としたPCSモデルで検討したところ，タイ

　プ1地震波ならびにll地震波に対して，　PCOモデルとほぼ同様の応答傾向が確認できた．

5）以上より，プレキャストpc橋脚も，タイプ1地震波に対して，固有周期が小さい領域（Teq＝o．6

　秒以下）でPy！Peが0．4以下の場合を除き，また，タイプn地震波に対して固有周期0．3秒以

　下でPy！PeがO．4以下の場合を除き，エネルギー一定則で概ね安全側に評価できるものと考え

　られる．

（6）プレキャストPC橋脚の施工法について

1）橋脚のセグメント製作は，鉛直方向ショートラインマッチキャスト方式（いわゆる，だるま落

　　とし方式）が有望である．本方法で，早強コンクリートを用いて製作すれば，1セグメント／

　　1日（実働）の製作が可能である．（普通コンクリートの場合は，1セグメント／1．5日）

2）海上架設の場合，架設地点までのプレキャストセグメントの運搬は，台船を用いて行い，架

　　設の方法としては，海上で最も機動力がある起重機船で架設する方法とした．約90tfのセグル

　　トを架設する起重機船としては，アウトリーチ（船首船体外面からの距離）を10m以上を想定

　　した場合には，揚程や巻揚げ能力から余裕のある200t起重機船を用いるのが妥当である．こ

　　の場合，90tのセグメントを高さ45mまで架設することが可能である．

3）平均的な橋脚高さを15mとし，中空断面（5m×3．5m）で高さ3mのセグメントを有するプレ

　　キャストPC橋脚で試算したところ，1橋脚あたり4日（実働）で架設が可能であり，全体工

　　程的にもRC橋脚の在来工法より工期を短縮できることが明らかとなった．また，工費面でも，

　　断面の縮小効果や主鉄筋の省略により，プレキャストPC橋脚の躯体構築費は，　RC橋脚に比

　　べて，経済的となった．また，船団費用については，用いる船種は異なるものの，架設工期が

　　短いことによる経済性が発揮されることが明らかとなった．

4）都市近傍における高架橋の架設の場合，橋脚セグメントの製作は，プレキャスト工場で製作し

　　て，運搬する方法が妥当である．これは，都市内では製作ヤー一・hドや保管ヤードの確保が困難な

　　こと，工場に製作設備を設置した方が合理的なためである．

5）工場でのセグメントの製作は，海上施工の場合と同様であるが，プレキャスト工場から現場ま

　　で運搬するための制約条件として，重量を30tf以下，道路走行の条件として高さは地上より

　　3．8m以内，車幅3．2m以内の制限があるため，その条件に適したセグメント高さとする必要が

　　ある．運搬は，30tf低床トレーラが使用できる．

6）セグメントの架設は，1橋脚あたり5日（実働）で架設が可能であり，全体工程的にもRC橋

　　脚の在来工法より工期を短縮できることが明らかとなった．都市部の混雑部では，道路等の占

　　有期間等が短くでき有利な方法といえる．

　7）工費面では，都市近傍における高架橋の場合，機械費の増加により，プレキャストPC橋脚の
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躯体構築費は，RC橋脚に比べて，若干，増加することとなった．しかしながら，間接費の低

減等が見込めるため，従来工法と変わらない工費になるものと考えられる．

　以上より，提案したプレキャストPC橋脚は，優れた耐震性能を有するとともに，ファイバーモ

デルによる適切なモデル化を行うことによって，履歴性状を再現できることが明らかになった．ま

た，エネルギー一定則により地震時応答を簡易的に照査可能とする設計手法も提示でき，施工性に

も優れた構造であることが確認されたことから，実用化が可能な構造であるといえる．
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第5章　超高強度コンクリートPC構造の

実用化に関する研究

5．1　はじめに

　コンクリート材料の高強度化は，部材の力学特性の向上が図れることから，構造物の部材断面の

縮小につながり，それによってコンクリート構造物を軽量化することが可能となる．特に橋梁で考

えた場合，コンクリート上部工の軽量化は、橋梁の耐震性能の向上とともに，下部工の数量低減も

含めた全体数量の縮小や架設設備や運搬設備の縮小に繋がることから，コスト縮減や建設エネルギ

ーの低減にも反映されるものと考えられる．

　また，コンクリートの高強度化は，必然的にセメントマトリックスの緻密化につながり，それに

よってコンクリートの耐久性が飛躍的に向上する．これによって構造物の長寿命化が図られ，維持

管理費用の低減に結びつくという大きなメリットが考えられる．

　このようにコンクリートの高強度化は，コンクリート材料の力学特性の性能向上と耐久性能の向

上とを同時に図れることから，欧米では”High　performance　concrete”として，60～100　N／mm2程度の

高強度コンクリートの研究や利用が行われn，規準も整備されてきている．また，我が国でも，土

木学会コンクリート標準示方書で，平成8年版（1996年）からコンクリート強度がそれまでの50

N／mm2から80　N！mm2にまで拡大されるととともに，道路橋示方書においても，平成8年版（1996）

からプレストレストコンクリート（以下，PC構造と呼ぶ）用として50　N／mm2から60　N！mm2に改

訂され，プレキャスト部材には80N／mm2までの強度が認められるようになっている．

　最近では，高性能減水剤の発達により，施工可能なフレッシュコンクリート性状の基で水セメン

ト比（あるいは水結合材比）を小さくすることが可能であり，シリカフユームの利用と相まって，

特別な養生や加圧を必要とせず，圧縮強度100～150N／mm2程度の超高強度コンクリートが実現可

能となってきている．コンクリートの圧縮強度的には，橋梁等で一般に用いられている40N／mm2

の3～4倍の強度を有する150N！mm2級の超高強度コンクリートが実用化できれば，今後，多様な

土木構造物において，構造性能や耐久性に優れた画期的な構造を実現できるものと期待される．

　100N／mm2を超える超高強度コンクリートの利用を考えた場合，圧縮強度の増加に比べて引張り

強度の増加はそれほど見込めないため，その圧縮強度特性を有効に利用するためには，引張り部に

プレストレスを作用できるPC構造への適用が有効であると考えられる．特に，超高強度コンクリ

ートをプレテンション部材に適用した場合，付着強度が大きくなるため伝達長を小さくでき2），効

率よくプレストレスを導入することができるとともに，曲げ耐力やせん断耐力を大きく取れること
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や耐久性が高くなることから，部材厚を薄くして軽量化を図ることができると考えられる．

　100N／mm2を超える超高強度コンクリートについては，現在，高層ビルを対象とした建築分野で

は研究がなされている3｝が，その材料物性や力学性状ならびに耐久性能について統一的に研究がな

されていないのが現状である．さらに，材料的には，水結合材比が小さい高強度コンクリートは水

和反応に伴う自己乾燥により大きな自己収縮が生じることが知られている4，．自己収縮を含む収縮

は，PC構造における有効プレストレスの低下を招くだけでなく，鋼材の拘束によって初期ひび割れ

の原因となる可能性があり，力学特性や耐久性に重大な影響を与えることが懸念される．また，超

高強度コンクリートのクリープ特性など，PC構造物の設計に必要な材料特性も現状ではわかってい

ない．

　そこで，本章ではコンクリート部材の軽量化や耐久性向上にメリットが大きいと考えられる150

N！mm2級の超高強度コンクリートの実用化とPC構造への適用を目的として，以下の項目について，

実験的に検討を行うものである．

　①自己収縮を低減した150N／mm2の超高強度コンクリートの材料開発

　②150N／mm2級超高強度コンクリートの材料物性の検討・評価

　③プレテンション部材への超高強度コンクリートの適用性検討
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5．2　自己収縮を低減した超高強度コンクリート材料の開発

　一般に，コンクリートは水セメント（結合材）比が小さくなるほど自己収縮が大きくなり，混和

材としてシリカフユームを使用するとさらに増大する1）と言われている．超高強度コンクリートで

は，水結合材比の低減やシリカフユームの使用が基本技術となるため，これによって生じる大きな

自己収縮がPC構造でのプレストレスの減少や打設後のひび割れの原因となることが懸念される．

また，自己収縮がRC部材のせん断耐力を低下させる2）ことも指摘されている．

　そこで，PC構造に適した超高強度コンクリートを開発するに当たり，以下の目標を設定した．

　　①　材齢28～91日で圧縮強度150N／mm2以上（設計基準強度120　N／mm2以上）の強度を有す

　　　　ること

　　②自己収縮が普通コンクリート程度に小さいこと

　　③　粗骨材を相当量含有した経済的な配合であること

　　④施工性に優れること

　高強度コンクリートの自己収縮低減方法については，これまでにも様々な検討が行われてきてい

る．セメントの種類では低熱ボルトランドセメントを，混和材や混和剤では膨張材や収縮低減剤を

使用することで自己収縮を低減できることが知られており3P｝5），これらを併用した場合の相乗効果

も報告されている6）．また，吸水した人工軽量骨材が自己収縮を低減するというデータも示されて

いる7）8）．しかし，これらの検討はいずれも圧縮強度がIOO・N／mm2程度以下のコンクリートに対して

行われており，150N！mm2という高い強度レベルでの効果は未知の部分がある．

　そこで，本節では，150N／mm2以上の圧縮強度と上記③，④の開発目標を満足した上で，自己収

縮を有効に低減する方法について検討し，自己収縮を低減した超高強度コンクリート材料の開発を

行った．

5．2．1　自己収縮を低減しない基本配合の検討

　超高強度コンクリートでは，セメントマトリックスの強度とともに，骨材の種類や強度によって

コンクリートの強度性状が左右されると言われており，セメントペーストの剛性と同程度の剛性を

有する骨材を用いるのが有効との報告9）や細骨材の品質の影響が大きいとの報告1（りもある．そこで，

自己収縮を低減しない場合の圧縮強度150N！mm2以上の超高強度コンクリートの基本配合を得るに

当たって，強度性状に対する骨材の影響を検討するため，骨材種類をパラメータとした配合試験を

行うこととした．なお，セメントおよび混和剤はそれぞれ1種類に限定した．フレッシュコンクリ

ートの性状としては自己充てん性を有することを前提とした．
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（1）使用材料および検討概要

　超高強度コンクリートを構成する基本材料は，既往の研究や適用実績を考慮し，市場で入手可能

な材料を選定した．セメントには自己収縮低減に有効と考えられる低熱ボルトランドセメントをべ

一スにしたシリカフユームプレミックスセメント（記号C，密度3．08g／cm3，比表面積6060cm2／g，

シリカフユーム混入率10～15％）を，混和剤にはポリカルボン酸工一テル系高性能減水剤（記号SP）

および空気量調整にアルコール系消泡剤を使用した．

　セメントおよび混和剤はそれぞれ1種類に限定した．骨材は高強度コンクリートに適すると考え

られる4種類の国内産砕砂（記号S）・砕石（記号G）を比較した．表一5．2．1に骨材の種類と物性

を示す．

表一5．2．1検討した骨材の種類

岩種 記号 摘要 物性

働 表乾密度2．62g／cm3，吸水率0．72％，粗粒率3．10
石英片岩 D

砕石 最大寸法20㎜，表乾密度2．62g／cm3，吸水率0．57％，実積率63．1％

勘 表乾密度2．62g／cm3，吸水率1．36％，粗粒率2．78
安山岩（1） T

砕石 最大寸法20㎜，表乾密度2．66g／cm3，吸水率1．37％，実積率61．3％

賜 表乾密度2．63g／cm3，吸水率1．91％，粗粒率2．64
安山岩（2） H

砕石 最大寸法20㎜，表乾密度2．63g／cm3，吸水率1．75％，実積率60．2％

綱 表乾密度2．61g／cm3，吸水率0．97％，粗粒率2．74
硬質砂岩 0

砕石 最大寸法20㎜，表乾密度2．65g／cm3，吸水率0．51％，実積率60．2％

（2）　基本配合のための予備検討

　基本配合選定のために，水セメント比（W！C），単位粗骨材絶対容積（Gv。1）について，予備検討

を実施した．予備試験の水準ならびに配合を表一5．2．2に示す．なお，骨材としては，石英片岩骨材

（D）を使用した．

　水セメント比（WC）については，既往の研究をtl）を参考として，14％～20％（セメント水比C／W

ニ0．07～0．05）について検討するものとし，単位水量は150～160kg／m3を目標とした．単位粗骨材

絶対容積（G．。1）については，高流動コンクリート施工指針12）から，300～350　ym3とした．

　強度試験結果を図一5．2．1に，スランプフローを図一5．2．2に示す．

　WCが非常に小さい本領域では，圧縮強度はセメント／水比（WC）と直線関係を示さなかった．

これは，文献5）におけるシリカフユーム混入の場合の圧縮強度と水結合材（セメント＋シリカフユ

ーム）比との関係とほぼ一致するものであり，この領域では，圧縮強度は必ずしも水セメント比と

線形関係にないことがわかった．W！Cについては，試験結果から14，17，20％のうち，圧縮強度が

最大となった17％を選定した．

　ついで，施工性の良いフレッシュ性状を保つ安定した配合を検討するため，単位水量や高性能減

水剤の添加量のトライアル試験を行い，基本配合を決定した．
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　選定した基本配合を表一5．2．3に示す．

　以下の検討では，基本配合を用い，細骨材および粗骨材の容積を固定して骨材種類のみを変化さ

せた4種類の配合について，フレッシュ性状と圧縮強度の違いを調べることとした．

表一5．2．2　予備試験の試験水準および配合

No． 単位量（上段；k／m3，ド段；1／m3）空気量
@（％）

W／C
i％）

Gvol

i㍑）

Vs／Vm
@（％）

Vw／Vp
@（％）

s／a

i％）
W　　　　C　　　　S　　　　G

　SP
iC×％）

160 ll43 400 795 3．6　　　．

14－300 14．0 300 22．5 43．1 33．9 　　　　．
P60

．　　　　　　　　　　　　　．

@　371
・　■　　　　　　　・

@154 300
．●

160 942 570 795 3．4

17－300 17．0 300 32．0 52．3 42．2 ・…　　　．．．．．．．・・．　　　　．■

@　160
⑨．．．．　ヂ　ヂ◆’・’・◆．◆・◆

@　306
．　　．・．・…　　　．．・…　　　　，・

@　219
　　　・．書

R00
．　　．　　　　　　．．．

1．5

148 871 528 927．5 3．4　　．■◆，

17－350 17．0 350 32．0 52．3 36．7 　　　　．．

P48
　・　　’・ヂヂ

Q83 203
　　　．．・．

R50

160 800 690 795 1．7

20－300 20．0 300 38．7 61．6 46．9 ■●　　　　　　　　　　　　　　　　　　．

@　160
■■・　・．．．・．…　　　．・．．・・

@　260
・・◆◆．・・．．．・．．．．．．・

@　265
・・・…　　　．．．　　　　　　　　　．

@　300
．．　　　◆

W／C：水セメント比，Gvol：単位粗骨材容積，　Vs／Vm：細骨材容積比，　Vw／Vp：水粉体容積比，　s／a：細骨材率
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図一5．2．1　強度試験結果
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スランプフロー結果

表一5．2．3　基本配合

配合No． 単位量（kg／m3）W／B

i％）

Air

i％）

G、．1

i1／m3） W C S G

SP

iC×％）

D－0 608 795

T－0 613 798

HO
17 1．5 300 155 912

615 789
1．5

0－0 611 795

D－O：石英片岩，TO：安山岩（1），H－0：安山岩（2），O－0：硬質砂岩
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（3）　練り混ぜ方法および試験方法

　コンクリートは強制二軸式ミキサ（容量100リットル，回転数60rpm）を用いて練り混ぜた．粗

骨材以外の材料をミキサに投入後120秒練り混ぜ，一旦ミキサを停止して内壁や羽根に付着したセ

メントを掻き落とした後に再びミキサを作動して180秒練り混ぜた．さらに粗骨材投入後180秒練

り混ぜ，ミキサから排出した．

　コンクリート練上がり後，直ちにスランプフローと空気量，コンクリート温度を測定し，圧縮強

度試験用の供試体を作製した．圧縮強度は「」1SAllO8－1999コンクリートの圧縮強度試験方法」に準じ，

標準養生における材齢は，低熱ボルトランドセメントをべ一スとしているため，7，28，56，91日

の4材齢で試験した．

（4）実験結果

　表一5．2．4にフレッシュコンクリートの試験結果を，図一5．2．3に圧縮強度の試験結果を示す、また，

H－0配合におけるスランプフローの状況を写真一5．2．1に示す．

表一5．2．4フレッシュコンクリートの試験結果

配合No．
温度
i℃）

空気量
@（％）

スランプフロー

@　　（mm）

50cmフロー時間
@　　　（sec）

DO 23．8 2．2 545 13．7

T－0 21．9 1．7 663 10．3

H－0 22．4 1．3 743 10．8

00 21．8 1．4 615 14．3

200

　175
乍
ξ　150

k
簗125

出100

75

　0 20

　　　　　　　　＿＿＿＿：一一一▲
　　＿，●一一＝全一一’
声一一

40　　　　60
材齢（日）

図一5．2．3圧縮強度の試験結果
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写真5．2．1スランプフロー（配合H－0）

一162一



第si編搬コンクグーApcmaの」助ヲ浩仁粛プる微

　空気量は，D－0が2．2％とやや高いものの，その他は概ねL5％前後であった．高性能減水剤の添加

率を一定としたため，スランプフローは545～743㎜の範囲で変動している．圧縮強度は，いずれの

骨材を使用した場合も材齢91日で150N／㎜2を超える結果が得られたが，骨材の種類によって強度

に差が生じた．特に，石英片岩骨材および安山岩（1）骨材を使用した場合に190N／㎜2程度の高い

圧縮1鍍が得られ，硬質砂岩とは約30N／㎜2の差が生じた．

　したがって，以下の本研究で用いる超高強度コンクリートの基本配合には，石英片岩骨材または

安山岩（1）骨材を使用することとした．

5．2．2　自己収縮低減方法の検討

（1）自己収縮低減方法

　前項で得られた超高強度コンクリートの基本配合は，大きな自己収縮を示すことが予想される．

そこで，自己収縮を効率的に低減する方法を選定するため，メカニズムの異なる以ドの3つの方法

について，それぞれ単独もしくは併用した場合の自己収縮低減効果を実験的に検証することにした．

　①膨張材の適用

　　膨張材が膨張性水和物を生成して自己膨張することにより，見かけの体積が増加して収縮を補

　　償する方法．

　②収縮低減剤の適用

　　収縮低減剤がセメント硬化体の細孔溶液の表面張力を低下させ，収縮の原因とされる毛細管張

　　力を低減させる方法．

　③人工軽量骨材の適用

　　人工軽量骨材内部の保有水がセメントの水和に伴う硬化体の自己乾燥を補償し，細孔空隙中の

　　湿度低ドを防止する（セルフキュアリング効果）方法．

（2）実験方法

　セメントおよび混和剤は5．2．1での検討と同じもの，骨材には石英片岩砕砂および砕石を使用し，

表一5．2．3に示す配合（D－0）を基本配合とした．また，膨張材には石灰一エトリンガイト系（記号

EX，密度3．20g／cm3，比表面積3500cm2／g），収縮低減剤には低級アルコール・アルキレンオキシド

付加物（記号RA），人工軽量骨材には比較的高い強度と吸水率を有する石炭灰人工骨材13）（記号JL，

5～10mm，絶乾密度1．53g／cm3，表乾鶴1．72　gtcm3，吸水率12．2％，ただし表乾醜および吸水率

は出荷時にプレソーキング処理したものを人荷後7日間以上水中保管した後の値）を表乾状態に調

整して使用した．使用した人工軽量骨材を写真一5．22に示す．

　表一5．2．5に実験の水準とコンクリートの配合条件を示す．空気量，水結合材比，単位水量，単位

粗骨材絶対容積，高性能減水剤添加率を一定とし，基本配合をべ一スに膨張材，収縮低減剤および

軽量骨材の単独使用による効果および併用使用による効果を確認するための13の配合ケースにつ

いて設定した，練り混ぜは，5．2．1と同様の手順で行い，スランプフローと空気量，コンクリート
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温度を測定し，圧縮強度，凝結時間および自己収縮を測定するための供試体を作製した．

自己収縮の測定は，100×100×400㎜の角柱試験体を用いてJCI・自己収縮研究委員会「セメン

トペースト，モルタルおよびコンクリート自己収縮および自己膨張試験方法（案）」1）に準じて行っ

たが，ひずみの測定は脱型前後で連続して測定が可能な低剛性タイプの埋込み型ひずみ計（見かけ

の弾性係数；約40N／㎜2）を埋設する方法とした．ひずみ計の設置状況を写真一5．2．3に，脱型後の

養生状況を写真一5．2．4～5．　2．5に示す．凝結時間は「JIS　A　1147－2001　コンクリートの凝結時間試

験方法」に準じて測定したが，自己収縮の測定開始時間を知ることが目的のため，始発時間までの

計測とした．

表一5．2．5　実験の水準と配合条件

配合名
空気量
@（％）

　W／

iC＋EX）

i％）

　　W

ikg／m｛）

Gvol

iG｝JL）

iL／mり

SP／

iC＋EX）

i％）

　　EX

ikg／m’）

RA／

iC＋EX）

i％）

JL／（G＋JL）

e積率
@　　（％）

基本配合 一 一 一

E20 20 一 一

E25 25 一 一

E30 30 一 一

Rl 一 1．0 　

R2 一 2．0 　

E25R2 1．5 17 155 300 1．5 25 2．0 　

JLIO 一 一
10

JL20 一 一
20

JL30 一 一
30

JL20ElO 10
　

20

JL20Rl 一 1．0 20

JL20E10RO5 10 0．5 20

（WはSP・RAの容積相’is分水量を含む）

写真一5．　2、2　人工軽量骨材 写真一5．2．3　低剛性ひずみ計設置状況
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写真一5．2．4　養生状況 写真一5．2．　5　養生状況

（3）　実験結果と考察

1）スランプフローおよび凝結時間

　図一5．2．　4に各配合のスランプフローの測定結果を示す．膨張材の添加率の増加によってスランプ

フローは低下し，基本配合と比較して流動性が損なわれる傾向にあることが分かる．逆に収縮低減

剤はスランプフローを増大させる効果が見られた．また，人工軽量骨材を単独で使用した場合は，

スランプフローを増大させる傾向を示し，流動性は向ヒした．ただし，膨張材と併用したケース

（JL20ElO）では，スランプフローは低ドすることが分かった．なお，空気量はすべてのケースに

おいて1．3～2．5％の範囲にあった．また，基本配合を含むスランプフロー550㎜以上の配合について

は，「JSCE－F　511－1999　高流動コンクリートの充てん装置を用いた間げき通過性試験方法（案）」に

おける間隙通過試験に基づき，自己充てん性ランク2以Eの良好な自己充てん性を有しているもの

と判断した．

図一5．　2．5に各配合の凝結始発時間の結果を示す．膨張材および人Il軽量骨材を単独で使用した場合

には，基本配合と比較して凝結始発時間に大きな差は見られなかった．しかし，これらを併用した

ケース（JL20ElO）では凝結始発時間は早くなる結果が得られた．これには，スランプフローが小

さかったことも影響しているものと考えられる．　一方，収縮低減剤は明らかに凝結を遅延させる影

響のあることが確認された．

2）圧縮強度

　図一5．2．6～5．2．9に圧縮強度の試験結果を示す．自己収縮の低減対策を施したケースでは，全て

のケースにおいて基本配合の圧縮強度をド回る結果となり，いずれの方法においても強度の低ドは

避けられないことが分かった．しかし，材齢56・llでは全ての配合で目標とする150N／㎜2以hの圧

縮強度が確認された．

　図一5．2．6および図一5．2．7は膨張材および収縮低減剤を単独使用もしくは併用した場合における

強度発現性状を比較したものである．膨張材のみを使用した場合（E20，　E25，　E30），材齢7日では

添加量が多いほど低い強度を・礼ているが，28日以降はほぼ同じ1鍍となり，91　Hでは170N／㎜2

程度に達している．
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．　2．5凝結始発時間の結果　

低減剤のみを使用した場合（R1，　R2）は，膨張剤のみを使用した場合と同様に，材齢7日では

率が多いほど強度低下が大きくなっているが，28日以降ではほぼ同じ強度となり，材齢91日

175N／mm2以上となった．さらに，膨張材と収縮低減剤を併用した場合（E25R2）では，材齢

日までほぼE30と同様の1鍍発現性状となっていたが，材齢91日では155N／mm2程度と長期強

増進がほとんど見られなかった．　

5．2．8は人工軽量骨材の置換率別における圧縮強度の発現性状を示したものである．材齢28日

において置換率が大きいほど圧縮強度は小さくなる傾向を示した．特に置換率30％（JL30）で

試験誤差も含まれると考えられるが材齢91日の方が値的に小さくなるなど材齢28日以降ほぼ

ちの状況となった．一方，置換率20％までのケースでは，材齢91日に至るまで圧縮強度の増

認められ，置換率20％（JL20）で170N／mm21こ達した．　

5．2．　9は人工軽量骨材の置換率を20％で一定とし，膨張材と収縮低減剤のどちらか一方および両

併用した場合について，圧縮強度の発現性状を示したものである．いずれの配合においても，J

0より圧縮強度は低減する結果となったが，　JL20EIO，　JL20R1，　JL20E10RO5間の差異は小さく，3

スとも材齢56日以降ほぼ頭打ちの状況となった．これらのケースでは，材齢91日で149～1

N／㎜2程度の圧縮1鍍が得られた．　

5．2．　10は自己収縮の低減対策を施した各配合における材齢91日での圧縮強度低ド率（基本配合

縮強度を基準に算定）を示したものである．　

軽量骨材を使用しない場合，収縮低減剤を2％まで添加した範囲では強度低ド率が小さく8％程

あったが，膨張材を添加した場合では強度低下率は12％と大きかった．これは，膨張材を内割

セメントと置換していることと膨張性水和物がセメントマトリックスの強度を若T一低減するた

考えられる．　

，人工軽量骨材を使用した場合では，置換率の増加に伴って強度低下率が大きくなり，置換率

％で使用した場合（JL30）の強度低下率は22％を示した．ただし，置換率20％程度であれば，膨

を使用したケースの強度低下率とあまり変わらない結果であった．これは，人工軽量骨材が天

材より強度が小さいため，置換率がある程度以上大きくなると，セメントマトリックスの強一

6一
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度で補償できないためと考えられる．

　また，人工軽量骨材と膨張材，収縮低減剤を併用した場合には，単独で使用するよりもさらに強

度低下率は大きくなる傾向を示した．これは，各要因の強度低下原因が累加されるためと考えられ

る．
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3）自己収縮

　図一5．2．11’v5．　2．14に材齢91日までの自己収縮の測定結果を示す．各配合ケースとも，凝結始発

時のひずみを0とし，それ以降の20℃非乾燥状態における自由収縮（膨張）ひずみを計測している．

なお，図中のプラス方向は膨張ひずみを，マイナス方向は収縮ひずみをそれぞれ表している．また，

図一5．2．11には，基本配合にっいて，式（5．2．1）で示される土木学会コンクリー一ト標準示方書14）

の推定式での計算値（推定値（基本）と表示）も示している．

・t！（’）一坑。。L・xpt　・（t－ts）bll
（5．　2．1）

ここに，εas（t）：凝結の始発から材齢tまでのコンクリートの自己収縮ひずみ（×10’6）

　　　　γ　　：セメントおよび混和材の種類の影響を表す係数（普通ボルトランドセメントの

　　　　　　　みの場合1．0）

　　　　ε1　：自己収縮ひずみの最終値（×10’6）で，式（5．2．2）による
　　　　。三tl－－3。7。exp｛－7．2（〃／C）｝　　　　　（5．・2．・2）

　　　　t．　　：凝結の始発（日）

　　　　a，b：自己収縮の進行特性を表す係数で下記の表で示される値．

〃c ∂ b

0．2 L2 0．4

0．23 L5 0．4

0．3 0．6 0．5

0．4 0．1 0．7

t，t、：コンクリートの有効材齢（日）

　式（5．2．2）で示される自己収縮ひずみの最終値εふは，普通ボルトランドセメントを用いた

W／C＝0．2～0．5の範囲の材齢91日における実験結果をもとに回帰された実験式である1）．超高強度

コンクリートのW／C＝O．17で外挿した場合，εふニ903×106となる．そこで，推定式での計算値で

は，γとして材齢91日での自己収縮ひずみの実測値と計算値との比から，γ＝0．72として求めた．

また，自己収縮の進行特性を表す係数a，bは，　W／C＝0．2の値を準用したものである．

　自己収縮低減対策を講じない基本配合においては，材齢91日で650×106という大きな自己収縮

ひずみが計測された．ただし，この値は，前述のように普通ボルトランドセメントにおける土木学

会の推定値より小さい値であった．これは，シリカフユームの混入による自己収縮の増加よりも低

熱ボルトランドセメントとした影響の方が大きかったためと考えられる．

　一方，自己収縮の低減対策を施した各配合においては，いずれも基本配合に比較して自己収縮は

小さくなり，予測された効果が発揮された．図一5．2．15に，自己収縮の低減対策を施した各配合に

おける材齢91日での自己収縮低減率（基本配合の材齢91日の自己収縮ひずみを基準に算定）を示

す．

　各自己収縮低減方法を単独で使用した場合の効果を明らかにするため，図一5．2．16に，膨張材の

添加量，収縮低減剤の添加率および人工軽量骨材の置換率と自己収縮低減率との関係をそれぞれ示
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す．まず，膨張材の添加量と自己収縮低減率との関係は，今回の範囲ではほぼ比例する関係となっ

た．特に膨張材を30kg／m3使用した場合（E30）では，自己収縮ひずみは材齢91日で180×106とな

り，70％以上の収縮低減を示した．
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　次に，収縮低減剤の添加率と自己収縮低減率との関係は，今回単独に変化させたものは2ケース

のみであるが，添加率2％（R2）で膨張材25kg／m3のケース（E25）と同程度の収縮低減（56％）を示

しており，有用な方法と言える．さらに，人工軽量骨材の置換率と自己収縮低減率との関係も，膨

張材の場合と同様に比例する関係となり，置換率30％で使用した場合（几30）では約60％の収縮低減

が見られた．このことより，人工軽量骨材の置換率が自己収縮低減対策として有用であることが分

かる．

　なお，各収縮低減方法が自己収縮の履歴に与える影響の特徴としては，以下の点が観察された．

　①膨張材を使用した場合は，材齢初期の収縮低減が大きいとともに，91日までの硬化過程におけ

　る収縮の増加量も基本配合に比較して小さい．

　②収縮低減剤を使用した場合も，膨張材と同様の傾向が見られる．

　④人工軽量骨材を使用した場合は，特に材齢初期の収縮低減が大きく，材齢数日以降の自己収

　　　縮の増加量は，基本配合とあまり変わらない．

　続いて，各自己収縮低減方法を併用した場合の効果について評価するため，3つの低減方法が図

一5．2．16に示すように独立して自己収縮低減率と比例関係にあるものとして重ね合わせて算出した

自己収縮低減率の計算値と実測値との関係を図一5．2．17に示す．

　この図より，計算値と実測値はほぼ等しいことが分かり，各々の収縮低減方法は重ね合わせ効果

が発揮されることが分かった．なお，膨張材25kg／m3と収縮低減剤2％を併用したケース（E25R2）

では，材齢初期に約200×106の膨張が確認された後，材齢91日に至るまでその膨張量は漸減する

ものの，収縮側への移行は見られなかった．既往の研究では，膨張材と収縮低減剤の相乗効果が大

きいとの報告があるが6），本研究では相乗効果までの効果は見られなかった．

　以上から，超高強度コンクリートの収縮低減方法については，3種類の収縮低減方法の効果が独

立に発揮されると考えてよく，その他の要求性能から最適な組み合わせを考えればよいことが明ら

かとなった．

4）自己収縮低減効率の評価

　本研究では150N／mm2以上の圧縮強度を満足することを目標としているため，収縮低減方法の評

価には，収縮低減効果と強度の低下程度を総合的に評価できる指標が必要である．そこで，以下の

ような「自己収縮低減効率指数（効率指数）」を定義し，評価することを試みた．

　　　　　　収縮低減率（％）
効率指数＝
　　　　　　強度低下率（％）

（5．2．3）

　収縮低減率（％）および強度低下率（％）は，前述のように，それぞれ基本配合の自己収縮，圧縮強度

を基準とした場合の各配合における減少率を表している．効率指数値が大きいほど単位圧縮強度低

下当たりの収縮低減効果が大きく（単位収縮低減効果当たりの圧縮強度低下が小さく），より高い強

度で効率的に自己収縮の低減ができる方法であると評価することができる．

　図一5．2．18に各配合の効率指数の比較を示す．効率指数は圧縮強度および自己収縮が安定した材
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　　　　　　　　　図5．2．16自己収縮低滅方法を単独で使用した場合の自己収縮低減率

齢91日で検討することを基本とするが，参考と

して材齢28日で評価した場合についても示す．

　材齢91日で評価した場合，収縮低減剤を単独

使用した場合が最も効率指数が大きい結果とな

った．ただし，収縮低減剤の添加量の増加に対

して効率指数が低下する．次に効率が良いのは

膨張材もしくは収縮低減剤と併用したケースで

あり，膨張材については，添加量が多いほど効

率指数が高くなる．

　一方，人工軽量骨材を使用した場合，使用し
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図5．2．17自己収縮低減方法を併用した場合

　　　　の自己収縮低滅効果

ないケースと比較して相対的に効率指数は小さく，置換率が大きいほど低下する傾向が見られる．

これは，強度低下が大きいことに起因しているものと考えられる．しかし，少量の膨張材や収縮低

減剤を併用することで，収縮低減効率をより高めることが可能であることも確認され，人工軽量骨

材置換率20％に膨張材と収縮低減剤を併用したケース（JL20E　10RO5）では膨張材25　kg／m3（E25）

と同等の効率指数となった．すなわち，150N／mm2級の超高強度コンクリートに対しても，人工軽

量骨材の使用量や他の混和材料と組合せることによって，人工軽量骨材も有効な自己収縮低減方法
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図一5．2．18　自己収縮低減効率指数の比較
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となり得ることが分かる．

　材齢28日で評価した場合も，膨張材や収縮低減剤を単独使用した場合の効率指数は，材齢91日

とほぼ同等な傾向となったが，人工軽量骨材を使用した場合については効率指数が材齢91日で評価

した場合に比較して全般的に高くなり，人工軽量骨材置換率10％のケースが最も効率指数が高い結

果となった．これは，人工軽量骨材を使用した場合には，材齢28日での強度低下率が比較的小さか

ったことによるものと考えられる．

5．2．3　まとめ

　プレストレストコンクリート橋などの土木構造物への適用を目指し，自己収縮の少ない超高度コ

ンクリートの開発を行った．以下に得られた知見をまとめる．

（1）　基本配合について

1）低熱ボルトランドセメントベースのシリカフユームプレミックスセメントと超高強度用高性能

　減水剤を使用し，水セメント比17％で良好な施工性を示すコンクリートが製造可能である．

2）岩種および産地の異なる4種類の砕砂・砕石を比較したところ，約30N／mm2の強度差が見られ

　た．石英片岩もしくは安山岩（1）を用いることで，材齢91日の圧縮強度が190N／mm2程度を示す

　超高強度コンクリートの基本配合（水セメント比17％，単位水量155kg！m3，単位粗骨材絶対容

　積300　ym3）が得られる．

（2）　自己収縮低減方法について

1）　収縮低減対策を行っていない超高強度コンクリートの基本配合（水セメント比；17％，圧縮強

　　度；190N／mm2程度）では，材齢91日で650×106の大きな自己収縮ひずみが生じる．

2）　自己収縮低減方法としての膨張材は，今回の使用量（30kg／m3以下）の範囲では，使用量と収

　　縮低減率とは比例関係を示し，改善効果も70％と大きいが，流動性を著しく低下させるととも

　　に強度も10％以上低下する．

3）収縮低減剤は，今回の使用量（2％×結合材質量）の範囲では，50％程度と収縮低減効率が大き

　　く，流動性も向上する効果が見られる．圧縮強度は，10％未満低下する．

4）　本研究で使用した人工軽量骨材は粗骨材置換率30％までの範囲で，粗骨材置換率と収縮低減率

　　とは比例関係を示し，改善効果も50％程度と自己収縮の低減に有効であるが，使用量の増加に

　　応じて強度低下も大きくなる．粗骨材置換率20％程度であれば，強度低下率は膨張材を使用し

　　たケースとあまり変わらない．

5）　自己収縮の低減効果のみに着目した場合は，膨張材，収縮低減剤，人工軽量骨材は独立した収

　　縮低減効果が認められ，重ね合わせ効果が期待できる．

6）人工軽量骨材置換率20％の場合，少量の膨張材（10kg／m3）および収縮低減剤（C×0．5％）を

　　併用することで，フレッシュコンクリートの流動性を損なわずに比較的効率の高い自己収縮の

　　低減を実現することが可能である．
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5．3　150N／㎜2級超高強度コンクリートの材料特性

5．3．1　検討概要

　自己収縮を低減した150N！mm2級超高強度コンクリートの材料特性を検討し，設計用データとす

るため，ここでは各種強度特性ならびに基本的な耐久性能を調査するものとした．

　使用材料ならびに配合としては，前節での検討を踏まえ，フレッシュコンクリートのスランプフ

ロー値，強度特性ならびに自己収縮特性を勘案して，自己収縮の低減方法として，①膨張材を使用

する方法および②収縮低減剤と人工軽量骨材を併用する方法を採用した．

　セメント，高性能減水剤，消泡剤，収縮低減剤にっいては，5．2節と同じものを使用した．骨材

は，今後の流通性を考慮して，5．2節で使用した骨材と圧縮強度特性が同等な安山岩（1）砕砂（記号

S，表乾密度2．66glcm3，吸水率1．30％，粗粒率2．61）および砕石（記号G，最大寸法20mm，表乾

密度2．66g／cm3，吸水率1．25％，実積率63．1％）を使用した．人工軽量骨材には製造ロットは異なる

が5．2節と同じ種類のもの（記号JL，5～10mm，絶乾密度1．53g／cm3，表乾密度L80　g／cm3，吸水率

17．8％，ただし表乾密度・吸水率は出荷時にプレソーキング処理したものを入荷後7日間以上水中

保管した後の値）を使用した．

　表一5．3．1には試験に供したコンクリートの配合を示す．配合Bは自己収縮を低減しない基本配合

を，配合几Rは人工軽量骨材（置換率20％）と収縮低減剤（添加率C×0．5％）を併用して自己収縮

の低減を図った配合を，配合E20は膨張材（20kglm3）を用いて自己収縮の低減を図った配合を示

している．また，N配合は，比較用としての普通ボルトランドセメントを用いた普通コンクリート

である．

表一5．　3．1コンクリートの配合

記号

単位量（㎏／mり

備考

W／（C＋EX）

@（％）

Air

W C EX S G JL

SP剤

iCx％）

RA剤

iCx％）

JLノ（G＋JO

e積率㈲

B 170 1．5 155 912※1
一

622 798
一

1．5
一 一 基本配合

E20 170 1．5 155 892※1 20 608 795
一

1．5
一 一

JLR 170 1．5 155 912※1
一

622 638 108 t5 0．5 20
自己収縮改善

N 500 45 165 330※2
一

807 999
一

0．3
一 一

普通コンクリート

EX：膨張材，　RA：収縮低滅剤，　JL：人工軽t骨材

※1：シVhフユーム混入低熱ボルトランドセメント，※2：昔通ボルトランドセメント

一173一



募5茸超高鑓コンクグー声ρ0綱随のnmft／　AVずる微

5．3．2　150N／㎡級超高強度コンクリートの材料特性

（1）　試験項目および試験方法

　超高強度コンクリートのPC構造への利用に当たって，以下に示す基本的な硬化物性について試

験を実施した．

1）圧縮強度およびヤング係数

　20℃標準養生および現場封絨養生した円柱供試体（φ100×200mm）を用いて，材齢に応じて圧

縮強度およびヤング係数の試験を行った．また一部については，20℃60％RH（気中）養生も行った．

試験方法は，圧縮強度については「JIS　A　1108－1999コンクリートの圧縮強度試験方法」に，ヤング

係数については「JIS　A　1149－2001コンクリートの静弾性係数試験方法」に基づいて実施した．

2）引張強度

　圧縮強度試験と同様，20℃標準養生および現場封絨養生した供試体（φ150×200mm）を用いて，

引張強度試験を行った．試験方法は，「JISA1113－1999　コンクリートの割裂引張強度試験方法」に

基づいて実施した．

3）収縮ひずみ

　自己収縮の試験は，日本コンクリート工学協会・自己収縮研究委員会「セメントペースト，モル

タルおよびコンクリートの自己収縮および自己膨張試験方法（案）」1）に準じて行ったが，ひずみの

測定は前節と同様に低剛性タイプの埋込み型ひずみ計（見かけの弾性係数：約40N／mm2）を用いた．

4）クリープ特性

　クリープ特性を把握するために，JIS原案2）に準じてクリープ試験を実施した．クリープ試験に用

いる試験体は，φ100×200mm円柱供試体とした．試験は写真一5．3．1に示すように，3体の供試体

を重ねて，油圧ジャッキで一定荷重を継続載荷することによって行った．クリープひずみは，基長

100mmで供試体表面に貼付したチップ間の長さ変化をコンタクトゲージで計測して求めた．

　載荷材齢はプレストレス導入時の材齢を考慮して2日，4日とし，載荷応力度は後述のプレスト

レス導入試験と同じにした．また，比較のため材齢28日まで20℃水中養生したφ100×200mm円

柱供試体を，20℃60％の温湿度環境において，28日圧縮強度の3分の1の応力度で継続載荷した場

合についても試験を実施した．

　また，計測されるひずみ変化には自己収縮や乾燥収縮ひずみなどが含まれるため，これらの影響

を取り除く必要があることから，クリープ試験に用いたφ100×200㎜供試体と同様の養生条件下

で，無載荷供試体を作製し自己収縮と乾燥収縮を含む自由ひずみを測定した．

　クリープひずみは，クリープ試験による全ひずみから載荷時弾性ひずみと載荷後の無載荷供試体

による自己収縮と乾燥収縮を含む自由ひずみを差引いたひずみで評価した．

5）付着強度

　　コンクリートの種類，材齢，および鋼材の種類をパラメータとして引抜き試験を行い，付着強

度について検討した．試験パラメータと試験体を表一5．　3．2に示す．コンクリートは自己収縮を低減

した2種類の超高強度コンクリートと普通コンクリートとした．プレテンション部材として使用す

ることを想定して，材齢28日の他に，材齢2，4，7日の場合についても試験を行った．鋼材は，公
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称径26㎜の異形PC鋼棒と公称径15．2㎜のPC鋼より線，

鉄筋D22について試験を行った．

　試験方法を写真一5．3．2に示す．試験方法

は，t木学会規準「JSCE－G503－1999引抜き

試験による鉄筋とコンクリートとの付着強

度試験方法」に準拠した．ただし，すべり

量が0．002D（Dは鋼材の直径）における付

着応力度が付着強度を評価する指標とされ

ているが，これに達する前に割裂破壊しな

いようにコンクリートブロックの水’P方向

の寸法を15倍にした．高さ方向の寸法お

よび付着長は上木学会規準と同じ値とした．

ならびに比較用にSD685相当の異形

表一5．3．2　引抜き試験の試験条件

鋼材 コンクリート

鋼材種類
公称径
ﾓ（mm）

配合
試験材齢
@（日）

圧縮強度fc’

iN／mm2）

E20 28 150．4

E20 7 123．3

異形PC鋼棒 26 JLR 28 137．9

JLR 4 82．8

JLR 2 66．0

E20 28 150．4
PC鋼より線 15．2

E20 7 123．3

E20 28 150．4
異形鉄筋 22

N 28 44．6

写真一5．3．1　クリープ試験 写真一5．3．2　引抜き試験方法

（2）　試験結果と考察

1）圧縮強度

　図一5．3．　1は，超高強度コンクリートの基本配合B，自己収縮低減配合JLR，　E20および普通コン

クリートNについて，標準養生での圧縮強度発現状況を示したものである．基本配合Bでは，28

日で168N／㎜2が得られたが，自己収縮を低減した配合にっいては基本酉己合よりも1鍍が低下して

おり，膨張材を用いた船E20では28日で147　N／㎜2程度の1鍍であった．また，人工醒骨材

と収縮低減剤を用いた船JLRでは，28日で130　N／mm2となっているが，56日では150　N／㎜2が

得られており，長期強度の伸びは大きくなっている．これは，セメントのベースが低発熱ボルトラ

ンドセメントであることと，人工軽量骨材の保水効果が長期強度の伸びをもたらしたものと考えら

れる．

　図一5．3．2（a）に基本配合B，図一5．3．2（b）に自己収縮低減配合JLRの各養生条件ドでの圧縮強度
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の発現履歴を示す．配合Bでは，標準養生と

封絨養生にあまり大きな差は認められず，い

ずれも材齢91日で190N／㎜2程度の高し・圧縮

強度が得られたが，気中養生では強度低下し，

155N／㎜2程度となった．

　一方，配合JLRは標準養生，封絨養生とも

に配合Bよりも低い強度となったが，目標と

する150N／㎜2はほぼ達成された．さらに気

中養生でも標準養生や封絨養生と同じ強度発

現となり，養生中の湿度条件の影響を受けに

くい配合であることが確認された．これは，

嘉5軍「蹴搬コンク〃－Apc”Eの期佑／二虜タプる研究
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図一5．3．1　圧縮強度の経時変化

10《

吸水した人工軽量骨材のもつセルフキュアリング効果が発揮されたことによる結果と推察され，十

分な湿潤養生が行えない施工条件下でも，安定した強度発現が得られるコンクリートであることが

示唆される．
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　　　図一5．3．2異なる養生条件における圧縮強度
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　　　材齢（日）

（b）配合JLR
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2）ヤング係数

　各配合の標準養生した試験体の圧縮強度とヤング係数の関係を図一5．3．3に示す．超高強度コンク

リートでは材齢28日で約40W㎜2であり，普通1鍍コンクリートの細．3倍であった．超高1鍍

コンクリートの中では，膨張材のみを使用した配合E20のヤング係数が若干小さくなる傾向が見ら

れた．

　「鉄筋コンクリート造建築物の超軽量・超高層化技術の開発」プロジェクトでは，式（5．3．1）で表

されるヤング係数の推定式lbが提案されている．

　　E、＝33500・k，・k2・（ρ／2．4）2・（f、ノ60）1’3　　　　　　　　　　　　　　　　　　（5．3．1）

ここで，E、：コンクリートのヤング係数，　k1：骨材種類による係数（ここでは0．95），　k2：セメン
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募5茸超凋臓度コンク〃一声ρC髄の期佑仁漢7ナる磯

ト種類による係数（ここでは0．95），ρ：単位容積質量，P。：コンクリートの圧縮強度である．

　図一5．3．3には，この式による推定値（NewRC式と表示）も併せて示している．この式は，36　N／mm2

から150N／mm2程度の広範囲な高強度コンクリートのデータをもとに作成された式であり，今回使

用した全ての配合の結果についてもよく表現しており，適用可能であるといえる．

3）引張強度

　各配合の標準養生した試験体および現場封絨養生した試験体の圧縮強度と引張強度の関係を図

一5．3．4に示す．また，図には，式（5．3．2）で表される土木学会コンクリート標準示方書4）の推定

式（土木学会式と表示）も示す．

　　　　f，＝0．23・fco「3　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（5．3．2）

　ここで，ft，　f。：コンクリートの引張強度および圧縮強度である．

推定式は，圧縮強度が80N／mm2までを対象としたものであるが，圧縮強度が100　N／mm2を超え

る場合でも試験結果とよく適合しており，適用可能であるといえる．
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図一5．3．3　圧縮強度とヤング係数の関係
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　図一5．　3．4　圧縮強度と引張強度の関係

4）自己収縮ひずみ

　超高強度コンクリートの各配合における自己収縮ひずみ試験結果を材齢182日までについて，図

一5．　3．5に示す．各配合とも，凝結始発時のひずみを0とし，非乾燥状態における自由収縮（膨張）

ひずみを計測している．

　自己収縮を改善していない配合Bでは，材齢182日で540×106という大きな自己収縮が計測さ

れた．特に，凝結の始発直後の収縮ひずみが大きくなっている．膨張材のみを20kg！m3使用した配

合E20では，材齢182日の収縮ひずみが390×106となっており，約2割程度改善された．一方，

骨材の20％を人工軽量骨材に置換して収縮低減剤0．5％を併用した配合几Rでは，凝結の始発直後

に約40×106の膨張ひずみがみられた後，徐々に収縮ひずみが増加して材齢182日の収縮ひずみは
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200×106程度となっており，配合Bの約

1／3に低減している．ただし，前節での

収縮低減対策を施さない基本配合の自己

収縮ひずみは，材齢91日で約650×104

であったのに比べて，今回のB配合は約

150×106程度小さい自己収縮ひずみで

あった．これは，骨材種類が異なること

が影響しているものと考えられる．

第5茸蹴甑コンクグーノ・ρC髄の」獅ヲ化仁苗ナる研究
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　図一5．3．5　自己収縮ひずみの経時変化

5）クリープ特性

　図一5．3．6（a）に材齢2日と4日で載荷した場合の単位応力あたりのクリープひずみ，図一5．3．6（b）

に材齢28日で載荷した場合の単位応力あたりのクリープひずみを示す．凡例は，配合一　p開始時

lzeliffmpiszzで表現している．また，式（5．3．3）で表されるコンクリートの圧縮強度の影響を考慮

した土木学会のクリープ予測式4）を用いて，所定の材齢で載荷された場合の単位応力あたりのクリ

ープひずみを予測した結果も示す．

・㌦（t’・t’）・σ’・p－4W（’ ｧ淵i｝＋35°1・g・（・－t’＋・1）　　（5・　3・　3）

　ここで，ε’㏄（Lt’）！σ　’epは材齢t’（日）に載荷されたコンクリートの材齢t（日）における単位応力あた

りのクリープひずみ（×106！（N／mm2）），　Wは単位水量（kg／m3），　RHは相対湿度（％），　f、（t’）は載荷開始時

材齢におけるコンクリートの圧縮強度（N／mm2）である．

　単位応力あたりのクリープひずみは，材齢2日および4日で載荷した場合，載荷後20日程度まで

は実測値が予測値よりも大きいか同程度であり，その後は小さくなる傾向にあった．材齢28日で載

荷した場合は，自己収縮を低減した場合としない場合を示すが，両者に差は無く，予測値より小さ

くなった．

また，図一5．3．6（b）にはコンクリート強度が40N／㎜2のクリープひずみを式（5．　3．3）を用いて予測

した結果も示すが，超高強度コンクリートのクリー一・プひずみは圧縮強度40N／mm2のコンクリート

に比べて5分の1程度であった．

6）付着強度

　引張試験の結果，異形PC鋼棒と異形鉄筋では，コンクリートの割裂破壊または鉄筋の破断で破

壊し，PC鋼より線では，鋼材が滑って抜け出した．いずれの場合もすべり量が0．002Dでは鋼材は

弾性範囲にあったことから，すべり量が0．002Dのときの付着応力度を付着強度として比較する．試

験結果として，圧縮強度Pcの2／3乗を横軸に，付着強度を縦軸にとって整理したものを図一5．3．7

に示す．凡例には，（鋼材種類一配合名）を示す．
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募5」責蹴強度二7ンクグー声ρC髄の期化仁関プrる研究

　異形PC鋼棒と異形鉄筋を用いた超高強度コンクリートの試験体では，鋼材種類の違いによる付

着強度の差および自己収縮低減方法の違いは見られず，付着強度はfca「3とほぼ比例関係となった．

その比例定数は，異形鉄筋を用いた普通コンクリートの比例定数と比較すると倍程度であった．既

往の研究5）でも報告されているように，これはシリカフユームによって鋼材とペーストの境界面が

強化された効果によるものと考えられる．

　一方，超高強度コンクリートにおけるPC鋼より線の付着強度は，異形鉄筋や異形PC鋼棒の1／3

程度であったが，普通強度コンクリートを用いた場合の異形鉄筋の付着強度よりも若干大きかった．

一般に，PC鋼より線では，緊張時にPC鋼より線を構成しているPC鋼線がボアソン効果で微少に

細くなるとともにPC鋼より線自体が絞られて細くなるが，それがプレストレス導入時に緊張力が

解放されることで元の状態に戻ろうとし，その結果，くさび効果によってコンクリートに支圧力を

与える．PC鋼線より線をプレテンション部材として用いる場合の付着の発生機構としては，この支

圧力が支配的であると言われており，実際のPC鋼より線の付着強度は，緊張力が作用していない

引抜き試験結果よりも付着強度が高くなることが想定され，定着長もそれに応じて短くなることが

期待される．
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蔚5茸㌧編挺コンク〃一声ρC髄の」醐ヲlt／　XWプる磯

5．　3．3　150N／㎡級超高強度コンクリートの耐久性能

（1）　試験項目および試験方法

超高強度コンクリートのPC構造への利用に当たって，基礎的な耐久性能を把握するため，特に，

自己収縮低減の有無に着目して，中性化促進試験，塩化物拡散係数試験，アルカリ骨材反応性試験

ならびに凍結融解試験を実施した．

1）中性化促進試験

　試験方法は，高耐久性鉄筋コンクリート造設計施工指針（案）・同解説6｝の「コンクリートの促進

中性化試験方法（案）」に準じて実施した．中性化深さの測定は，所定の材齢で供試体を割裂して，

そのコンクリートの割裂面に1％フェノールフタレインエタノール溶液を噴霧して調べる方法によ

って実施した．

　試験ケースとしては，自己収縮を低減しない基本配合Bと人工軽量骨材（置換率20％）と収縮低

減剤（添加率C×05％）を併用して自己収縮の低減を図った配合JLRで行った．

　供試体の形状寸法は，100×100×400mmの角柱供試体とし，標準養生（28日）後，20℃60％RH

（気中）養生中の最後に図一5．3．8に示すように上下をエポキシ樹脂でシールして，促進中性化試験

機内に搬入した．試験条件としては，試験方法に準じて，温度20±2℃，相対湿度60±5％，炭酸

ガス濃度5±0．2％とした．計測は，促進中性化試験開始後を標準として，試験方法（案）に示され

た1，4，8，13，26週の他に39および52週の材齢を追加して実施した．

　B面
（計測面）

A面（打込み面）
エポキシ樹脂等で

シールする

　D面　　o

　　　o（計測面）一

（㎜）

図一5．　3．8　中性化促進試験供試体

2）塩化物イオン拡散係数試験

　超高強度コンクリートは，塩化物イオン浸透に対する抵抗性が大きいと考えられるため，土木学

会規準案「JSCE－G571－2003電気泳動によるコンクリート中の塩化物イオンの実効拡散係数試験方

法（案）」7）によって，実効拡散係数を求めることとし，別途，一般の水セメント比のコンクリート

と比較することにより評価することとした．また，参考として，土木学会規準案「JSCE－G572－2003

浸せきによるコンクリート中の塩化物イオンの見掛けの拡散係数試験方法試験（案）」ηも並行して

実施した．

一180一
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　試験ケースとしては，表一5．3．3に示すように，自己収縮を低減しない基本配合Bと人工軽量骨材

（置換率20％）と収縮低減剤（添加率C×0．5％）を併用して自己収縮の低減を図った配合JLRおよ

び水セメント比を一般に用いられている55％に設定した比較用の配合NNとした．比較検討用供試

体は，粗骨材および細骨材については超高強度コンクリートと同一のものを使用し、セメントにつ

いては超高強度コンクリートに用いているシリカフユームセメントと同じ会社製の低熱ボルトラン

ドセメントを用いた。28日強度および青榊性係数は41．4N／㎜2および35．5kN／㎜2であった．

電気泳動法による試験状況を写真一5．3．3に示す．φ100×200㎜の円柱供試体を1要因｛こっき7

本作成（電気泳動試験3本、浸せき試験4本）し，28日間水中養生後ただちに下地処理を行った．

下地処理終了後、電気泳動試験および浸せき試験（濃度10％塩化ナトリウム水溶液）を行った．な

お、電気泳動試験における実効拡散係数の計算法にっいては以下の式（5．3．4），（5．3．5）に基づい

て算出を行った．

」Ct＝ ﾑ　　　　　　　（5・・3・・4）
ここに，JCI（moV（cm2・年））：塩化物イオンの定常状態における流束

　　　　V（L）：陽極側の溶液体積，A（cm2）：供試体断面積

　　　　△Cc〆△t（（moレL）／年）：陽極側塩化物イオン濃度の増加割合

De－
PんIF吉器皮）・1・・

ここに，D。（cm2／年）：実効拡散係数

　　　　R（（」／（mo1・K））：気体定数，　T（K）：絶対温度測定値

　　　　ZCI：塩化物イオンの電荷，　F（C／mo1）：ファラデー定数

　　　　Cc1（moVL）：陰極側の塩化物イオン濃度測定値

　　　　△E－△E、（V）：供試体表面間の測定電位

　　　　L（㎜）：供試体厚さ

（5．3．5）

　また，実効拡散係数と見掛けの拡散係数との関係は，前記規準案の附属書7｝によれば，次式で表

される．

　Dae＝k，k2De　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（5．3．6）

ここに，D。，（cm2／年）：電気泳動試験による実効拡散係数から換算した見掛けの拡散係数

　　　kl：コンクリートの表面におけるコンクリート側，陰極側，溶液側それぞれの塩化物イオン濃度に

　　　　　の釣り合いにかかわる係数

　　　k2：セメント水和物中への塩化物イオンの固定化現象にかかわる係数

なお，kl，k2は，図一5．3．9に示すように，附属書では参考図としてW／Cとの関係で示されている．
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しかし，W／Cが小さい領域ではデータがないため，今回の結果の整理においては，外挿することに

よって求めることとする．

　浸せき試験については，浸せき面から1cmごとに乾式カッターで切断し，切断片を微粉砕して測

定用の試料を作成した．作成した試料に対して，「JIS　A　1154硬化コンクリート中に含まれる塩化物

イオンの試験方法」に従って，全塩分量の測定を行った．塩分量としては，厚さlcmの切断片中に

含まれる全塩分量を中心点の深さの塩分量とした．各深さの測定値から最小二乗法により回帰分析

を行い，浸せき試験による見かけの拡散係数D、pを求めた．

表一5．3．3　塩化物イオンの拡散係数試験ケース

単位｛孟（kg／m3）

記号
W／C
i％｝

Alr

k％）

W C S G 」L

SP剤
iCx％）

RA剤
iCズ％）

　AE
ｸ水剤
iC×％）

」LてG－JL｝

e積率（％｝
備考

B 17．0 15 155 　　※1X12 622 798 L5 一 基本配合

』LR 17．0 L5 155 　　・※・1
X12 622 638 108 15 0．5 20 自己収縮低減

NN 55．0 4．5 182 331÷2 790 996 ・一 一 0．25 低熱コンクリート

RA：収縮低減剤，　JL：人工軽量骨材，　SP：高性能減水剤

C：※1；シリカフユー一ム混入低熱ホルトランドセメント，※2；低熱ボルトランドセメント

写真一5．3．3 電気泳動による塩化物イオン

　の実効拡散係数試験状況

1．5　「一一一一一一一一T

　i一普通
1L二：：BM

｛

㌔5［一

　0　－　　　　　　　　　　　　　　　　　・・－

　　0．2　　　　0．3　　　　0．4　　　　05　　　　0．6　　　　0．7

　　　　　　　　W／C

参考図1普通ボルトランドセメント，高炉スラ

　　　グB●，低熱ボルトランドセメント

　　図一5．3．9klk2とW／Cとの関係7）

3）アルカリ骨材反応試験

　超高強度コンクリートに使用する骨材は，安山岩を使用しており，「JISAll45－2001骨材のアル

カリシリカ反応性試験法（化学法）」では，無害であると確認済であるが，化学法で判定できない骨

材もあることが知られているs’）．また，我が国の調査ではアルカリ総量がNa20換算で3．Okg／m3以
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下ではアルカリ骨材反応被害が見られないことから，最近では，アルカリ骨材反応抑制策としてア

ルカリ総量の抑制9）が図られてきている．

　しかし，超高強度コンクリートは，低水セメント比で単位セメント量が多く，アルカリ総量が

3．Okg／m3を超える強アルカリのコンクリートとなる．そのため，このような強アルカリのコンクリ

ートのアルカリシリカ反応に対する抵抗性を調査するため，アルカリ骨材反応試験を行うこととし

た．試験方法としては，現状で最も確実な方法8｝とされる「JCI－AAR－3－1987コンクリートのアルカ

リシリカ反応性判定試験方法（コンクリート法）（案）」に準拠して試験を実施することとした．測定

期間は，試験方法（案）では6ヶ月までとなっているが，10ヶ月まで追加して実施した．

　検討配合を表一5．3．4に，試験ケースを表一5．3．5に示す．検討配合は，自己収縮を低減しない基本

配合Bと人工軽量骨材（置換率20％）と収縮低減剤（添加率C×0．5％）を併用して自己収縮の低減

を図った配合JIRおよび収縮低減剤のみで自己収縮の低減を図った配合の3種類である．

　試験ケースは，1つの配合に対して，水酸化ナトリウムを添加しないでそのままの配合を用いて

実施した場合（アルカリ総量の計算値4．86kg／m3）と，その配合に対してアルカリ量の最大値を勘案

し，その差分を水酸化ナトリウムで補充した場合（アルカリ総量の計算値6．90kglm3）の2水準を実

施している．表一5．3．6にアルカリ量の最大値の算出方法を示す．

表一5．3．4検討配合

単位量（kg佃3）

記号
W／C
i％）

Air

i％）

W C S G JL

SP剤
iCx％）

RA剤
iC×％）

　（＋J

@L）

e積率
@％

備考

B 17．0 1．5 155 912 622 798
一

L1
一 一 基本配合

R2 170 1．5 155 912 622 798
一

L1 2 　己収百低　（R

`の
JLR 55．0 1．5 155 912 622 638 108 L5 0．5 20 自己収縮低減

RA： 百 ，JL：人工 月 ，　SP：r局　目

表一5．3．5アルカリ骨材反応試験の試験ケース

ケース 配合名 アルカリ量※ 試験体の寸法 供試体の本数

B B 一
3

R2 R2 一
3

」LR JLR
一 100×100×400

@　（mm）

3

B－U B UP 3

R2－U R2 UP 3

」LR－U JLR UP 3

※アルカリ量について
　一：そのままの配合で実施した場合，

　UP：アルカリ量の最大値を勘案して，差分を水酸化ナトリウムで補充した場合
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　　　　　　　　　　表一5．3．6アルカリ量の最大量の算出方法

アルカリtの算定

R，＝R20／100xC＋09×α’＋R．

Rt　　　：アルカリ総量（kg／m3）

R20　　　：セメント中のアルカリ量（％）

C　　　　：単位セメント量（kg／m3）

Cl－　　　；コンクリート中の塩化物測定によって得られる塩化物イオン量（kg／m3）

㎞　　　：コンクリート中の混和剤に含まれるアルカリ量（kg／m3）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　混和　R而　　　　　セメントC　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　アルカリ
配合名　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　総量

4規定

4m1／NeOH水溶液中の
酸化ナトリウムの渡度

確認事項

RA　ほんアルカリは写い。　pH　5・v　7　。
SP　　　　　O2％，　　で04～05％　　えてよい
0A　　　　　して　　い

4）凍結融解抵抗性

　超高強度コンクリートの空気量はL5％程度であること，特に配合皿Rでは人工軽量骨材を混入

していることから，凍結融解抵抗性を確認することとした．凍結融解試験は「JIS　A　1148－2001コ

ンクリートの凍結融解試験方法」に準拠して実施した．試験方法としては，試験器の都合から，今

回は，上記試験法のB法（気中凍結水中融解法）」で行った．凍結融解試験としては，300サイクル

まで実施し，相対動弾性係数によって凍結融解抵抗性を評価した．

（2）試験結果

1）中性化促進試験結果

　中性化促進試験結果の一例として，26週および52週後の試験結果を写真一5．3．4および写真一5．3．5

に示す．中性化の試験は52週まで追加して実施したが，写真でわかるように，中性化深さの計測結

果は，自己収縮低減の有無にかかわらず，いずれもOmmの結果となった．したがって，中性化に

対しては，優れた抵抗性を有することがわかった．陣内ら10’も，WC＝15％とした圧縮強度150　Nlmm2

級のコンクリートについて促進中性化試験を実施して同様な結果を報告しており，超高強度コンク

リートの中性化の照査は，一般の使用条件では実用上無視できると言える．
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写真一5．3．4　自己収縮を低減しない配合の促進中性化試験結果

写真一5．3．5　自己収縮を低減した配合の促進中性化試験結果

　　　　　　　　　　　一185一
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2）塩化物拡散係数試験

　JLR、　BおよびNNの各配合の供試体における陽極側の塩化物イオン濃度の変化を図一5．3．10に示

す．通常の水セメント比であるNNの場合では通電開始後6日で陽極側に塩化物イオンが検出され

始めているが，　JLRおよびBのケースでは水セメント比が17％と非常に小さいために検出開始まで

15日程度かかっている．また，JLRおよびBでは塩化物イオン濃度もNNの場合と比べてきわめて

小さな値となった．しかし，定常状態に達してからはいずれの配合の供試体についても値のばらつ

きは少なく，塩化物イオン濃度はほぼ直線的に増加している．

　定常状態に達してからの直線の傾きについては，直線的に増加していると判断した点から7点に

ついて最小二乗法を用いて算出した．各供試体における定数および得られた実効拡散係数について

は表一5．3．7に示す．BのNo．3の供試体の傾きが他

に比べて少し大きい以外は各ケースとも安定した値

を示した．

　今同の実験で得られた実効拡散係数は比較用の

NNについては2．76（cm2／年）となり，超高強度コンク

リートのJLRではO．407（cm2／年）であり，Bでは0．675

（cm2／年）と極めて小さい値が得られた．実効拡散係数

をNNとの比率で見れば，　NMLR＝6．78，　NN／B＝4．09

となり，超高強度コンクリートの場合，通常の水セ

メント比の低熱ボルトランドセメントを用いたコン

クリートの約1／7～1／4の実効拡散係数であることが

分かった．また，自己収縮低減の影響については，

収縮低減を図ったJLRの実効拡散係数がBの場合の

約2／3と小さい値が得られ，自己収縮を低減するこ

とで実行拡散係数にも影響のあることが分かった．

　水セメント比の小さい高強度コンクリートでは，

骨材粒r一が周囲のセメントペーストマトリックスの

収縮を拘束することにより微細なひび割れが発生す

る領域が存在するが，この領域に水分供給があった

場合には，微細ひび割れが低減するという報告11）が

ある。このことを考慮すると，配合JLRの実効拡散

係数が小さくなったのは，軽量骨材の自己乾燥補償

効果による収縮低減によって骨材粒子周りの微細ひ

び割れ領域が低減されてマトリックスの緻密性が強

圏．三

。ti｝－e－e－e＿e－e，－e－o．・n　　－一一一一一

0　　　　　5　　　　10　　　　15　　　　20

　　　　　　鰻■碕簡旧）

　　　　　（JLR）

i笥
1：：

i：：

：：：

i：：：

‖：1：

1：i：

云ii

25　　　　30　　　　35

0　　　　5　　　10　　　15　　　20

　　　　　経連噸敬日）

　　　　　　（B）

25　　　30　　　35

0　　　　5　　　　10 15　　　　20　　　　 25　　　　30　　　　35

経過時闇｛H）

（NN）

図一5．3．10　塩化物イオン濃度の経時変化

化され，軽量骨材のポーラス性の影響よりも上回ったためと考えられる．

　今回は試験方法に準拠して試験開始材齢を養生28日目からとしたが，超高強度コンクリートに用

いているセメントは低熱ボルトランドセメントをべ一スとしているので，水和反応も進行中であり，

養生日数を大きくすることによりさらなる実効拡散係数の減少が考えられる．
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　次に，見掛けの拡散係数Daeについて検討するため，　I　JSCE－G571－2003電気泳動によるコンク

リート中の塩化物イオンの実効拡散係数試験方法（案）」附属書7）の参考図に示されている低熱ボル

トランドセメントの場合を参照して，klk2をグラフから外挿することによって求めた．

　外挿曲線としては，次式とした．算出した結果を，表一5．3、8に示す．また，並行して実施した浸

せき試験結果（試験6ヶ月）から求めた見かけの拡散係数D。pも併せて示す．ただし，　JLRおよび

Bについては，6ヶ月では表面から05cmしか塩分を検出できず，有効なDopを算出することができ

なかった。

klk2　＝＝2．461　で耽ノ　1439 （5．3．7）

　見掛けの拡散係数D．は，超高強度コンクリートの場合，NNに比べて1／20～1／37の値となってお

り，D，での比率よりもさらに大きくなることが分かる．したがって，超高強度コンクリートは，通

常の水セメント比のコンクリートとの比較において，塩化物イオンの拡散に対する抵抗性に極めて

優れていることがわかる．なお，NNにおいて，　DaeとD。pと比較した場合，　D．の方が若干小さく

評価されていることが分かる．

　超高強度コンクリートの塩化物イオンの拡散に対する抵抗性をより明確にするため，土木学会コ

ンクリート標準示方書12）に従って，一例として，コンクリートの塩化物イオン濃度について次式に

より計算した結果を，図一5．3．11に示す．

Cd・
ｩ一erf〔2鵠〕 （5．3．8）

ここに，Cd（kg！m3）　：鋼材位置における塩化物イオン濃度の設計値

　　　　γd：Cdのばらつきを考慮した安全係数（一般；1．3，高流動コンクリート；1．1）

　　　　c（mm）：かぶり，　t（年）：年数，　erf（X）：誤差関数

　　　　Dd（cm2／年）：塩化物イオンに対する設計拡散係数

　　　　Co（cm2！年）：コンクリート表面における塩化物イオン濃度

　なお，計算条件としては，C＝35　mm（NNについてのみ，　C＝200　mmについても計算），

γ、1＝1．0，Co＝2（海岸からの距離500　mの場合），　Dd＝Dapとした．なお，　BおよびJLRのDap

は，NNにおけるD．／Dapの比率が変わらないものと仮定して算出した．図一5．　3．　12にBおよびJLR

の浸透深さの実測値と計算曲線を示すが，JLRの計算値は実測値をほぼ表現しており，本仮定は妥

当なものと判断される．

　鋼材腐食発生限界濃度を土木学会コンクリート標準示方書にしたがってL2　kg／m3とした場合，図

一5．3．11からわかるように，NNの場合（c＝35mm）は5年程度で限界値に達するのに対し，　Bおよ

びJLRの超高強度コンクリートの場合は，かぶり35mmでも100年以上経過しても達しないことが

分かる．また，NNにおいて超高強度コンクリートと同程度の塩化物イオン濃度に抑えるためには，

かぶりが200mm程度必要であることがわかる．
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　以上より，超高強度コンクリートは，低発熱セメントを用いたNN（W！C＝55％）に比べて，塩化

物イオンの拡散に対する優れた抵抗性を有することが確認された．

3）アルカリ骨材反応試験結果

　各配合における平均膨張率の結果を図一5．3．13に示す．いずれのケースも収縮側であり，かつ，

膨張側への増加もほとんど見られないことから，アルカリ骨材反応は特に問題がないことがわかる．

　試験方法によれば，6ヶ月後に0．1％未満であれば，「反応性なし」と判断されるため，十分な安

全性を有すると言える．

4）凍結融解抵抗性

　図一一5．3．14に配合JLRの相対動弾性係数と質量減少率の履歴を示す．気中凍結水中融解の条件で

はあるが，凍結融解300サイクルまで相対動弾性係数と質量減少率の低下はほとんど見られず，空

気量（15％）および人工軽量骨材の混入（粗骨材の20％置換）の影響は認められない．

　高強度コンクリートの凍結融解抵抗性についての調査研究1：’）では，W！Cが26～27％以下であれ

ば，AEコンクリートとせずとも緻密性や強度から十分な凍結融解抵抗性が得られると報告されて

いる．今回の超高強度コンクリートはWCが17％であり，マトリックスがさらに緻密化されてい

るため，人工軽量骨材を混入した場合でも，高い凍結融解抵抗性を示したものと考えられる．した

がって，本コンクリートは気中凍結水中融解の条件下において高い凍結融解抵抗性を有していると

言える．

表一5．3．7実効拡散係数の比較

項目
迄　　　　ば

@105V（D 105 105 105 105 105 105 105 105

A（㎝㍉ 7888 7844 7926 7897 7944 7913 7997 7844 7962

△Ccゾムt〔（moレLV日｝ 00069 00061 00084 00041 00043 00046 00283 00303 00309

△C〆△q（moVLV年D 25185 22265 3066 14965 15695 1679 103295 110595 112785

」q（mγ（㎝z・年）） 3352E4）2 2980E」）2 4062Eイ｝2 1990E4）2 2074E4｝2 2228E」）2 1356Eイ）1 1480E4｝1 1487EOl

R（σκ1no1・K）） 831 831 831 831 831 831 831 831 831

T（K｝ 2933 2933 2933 2933 2933 2933 2933 2933 2933

ZCl 1 1 1 1 1 1 1 1 1

F《C／mol） 96500 96500 96500 96500 96500 96500 96500 96500 96500

Co《mol！L） 05 05 05 05 05 05 05 05 05

△E・△Ec（V） 135 132 134 132 134 B6 B2 134 136

L（mm｝ 523 519 508 5u 526 508 501 496 528

D4㎝2／年｝
0656 0592 0778 0389 0411 0420 260 277 292

0，675 0，407 2．76

表一5．3．8　見掛けの拡散係数Daeの算出

ケース

脚c D¢
左，・ん2

ﾝ定復
D偲＝

ｽ，え2・1）ε
D●

B 0」7 0，675 0，192 0，130 一

JLR 0．17 0，407 0，192 0，078 一

NN 055 2，760 LO41 2，874 3．40
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図一5．3．11塩化物イオン濃度の推定
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　　図一5．3．13　膨張率の経時変化

5

0

0

一算出Dapによる計算値

　　」LR測定値

・… @　算出Dapによる計算値」LR

‘”

奄w

1　　　　　2　　　　　3　　　　　4

　表面からの深さ（cm）

5

図一5．3．12　浸せき試験結果と計算値との比較
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図一5．3．14　凍結融解試験結果
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5．3．4　まとめ

　自己収縮を低減した150N／mm2級超高強度コンクリートの材料特性を評価し，既往の推定式の適

用性を検討した．また，耐久性能にっいて中性化，塩化物イオン拡散係数，アルカリ骨材反応およ

び凍結融解の面から，各種試験を行って検討した．以下に検討結果の概要をまとめる．

（1）　超高強度コンクリートの材料特性について

1）　置換率20％の人工軽量骨材と，添加率0．5％の収縮低減剤を併用することで，材齢91日圧縮強

　　度が150N！mm2を満足し，材齢180日の自己収縮が基本配合の3分の1の200×106程度に低

　　減された超高強度コンクリートが実現できる．
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）2

）3

）4

）5

）6

）7

人工軽量骨材を用いて自己収縮を低減した配合は，吸水した人工軽量骨材のセルフキュアリン

グ効果によって，養生中の湿度条件の影響をほとんど受けずに安定した強度発現を示す．

超高強度コンクリートのヤング係数は，「鉄筋コンクリート造建築物の超軽量・超高層化技術の

開発」プロジェクトで提案されている推定式を用いて算定可能である．

超高強度コンクリートの引張強度は，コンクリートの圧縮強度を考慮した土木学会の推定式を

外挿することによって，算定可能である．

単位応力あたりのクリープひずみは，土木学会の予測式で載荷材齢の圧縮強度を考慮すること

により概ね算定可能である．また，自己収縮改善の有無に関わらず，単位応力あたりのクリー

プひずみの増加曲線は同様であり，その値は普通コンクリートの5分の1程度と小さい．

引抜き試験の結果から，異形PC鋼棒と異形鉄筋を使用した場合の超高強度コンクリートの付

着強度（すべり量が鋼材径の0．002倍における付着応力度）は，コンクリートの圧縮強度の2！3

乗に比例し，比例定数は，普通強度コンクリートの倍程度となる．

PC鋼より線を使用した場合の超高強度コンクリートの付着強度は，異形PC鋼棒を使用した場

合の1／3である．

（2）超高強度コンクリートの耐久性能について

1）中性化促進結果によれば，自己収縮改善の有無に関わらず，52週後も中性化の進行は認められ

　　ず，超高強度コンクリートは，中性化に対して優れた抵抗性を有する．

2）電気泳動法試験によって塩化物イオンの実効拡散係数を求めたが，超高強度コンクリートは低

　　熱コンクリート（低熱ボルトランドセメント，W！C＝55％）の約1／4～1！7程度の値となり，自己

　　収縮を改善した方が拡散係数が小さい．これを見かけの拡散係数として評価した場合には，普

　　通コンクリートの1／20～1！37に相当し，海岸からの距離500m，かぶり35㎜で試算すると，

　　100年以上でも鋼材腐食発生限界濃度に達しない塩化物侵入抵抗性を有する．

3）強アルカリとなる超高強度コンクリートのアルカリ骨材反応試験をコンクリート法を用いて，

　　現コンクリートの場合と最大のアルカリ量を仮定した場合について試験を行ったが，いずれも

　　有意な膨張性状は認められず，特に問題はない．

4）凍結融解試験B法を行って，凍結融解に関する抵抗性を試験したが，人工軽量骨材を使用した

　　配合および使用しない配合も，300サイクルまでので劣化はほとんど見られず，抵抗性を有する

　　ものと考えられる．

　以上の結果から，自己収縮を従来の高強度コンクリート程度以下に抑制した圧縮強度150N／mm2

級の超高強度コンクリートが実現可能であることが確認された．
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5．4　超高強度コンクリートのプレテンション部材への適用に

関する研究

　本論は，自己収縮を低減した超高強度コンクリートをプレテンション部材に適用するにあたって，

設計で必要とされるプレテンション部材の伝達長や有効プレストレスの算定方法について，プレス

トレス導入試験を行って検討したものである．

5．4．1　プレストレス導入試験の概要

　プレテンション部材の有効プレストレスについて検討するため，プレストレス導入試験を行った．

試験パラメータおよび試験体を表一5．4．　1および図一5．4．1に示す．

　試験パラメータとしては，鋼材種類（異形PC鋼棒およびPC鋼より線），コンクリートの配合（自

己収縮を低減した超高強度コンクリートおよび低減しないコンクリート），プレストレス導入材齢（2

日および4日），ならびに導入プレストレスカ（14N／mm2および7N／mm2）とした．ここで，異形

PC鋼棒の場合で，材齢2日でプレストレスを導入し，導入プレストレスを14N／mm2とした試験体

を基本とし，コンクリートの配合は，5．3節の表一5．3．1に示したJLR配合とB配合とした．また，

収縮の影響を検討するために，鋼材のみ配置してプレストレスを導入しない試験体ならびに鋼材を

配置しない試験体も用意した．

試験体は図一5．4．1に示すように，断面が150mm×150　mm，長さが2000㎜とした角柱のコンク

リート試験体の中心に鋼材を配置したものである．プレストレスを導入するための鋼材以外の補強

　　筋は配置しなかった．試験体は，水平な状態で鋼材を緊張して鋼製フレームに固定し，

表一5．4．1　プレストレス導入試験の試験条件

鋼材 コンクリート

試験体名 プレストレス導入時 備考
鋼材種類

緊張力
i姻）

配合
材齢
i日）

圧縮強度
iN／mm2）

導入プレストレ

@　　ス
@　（N／rnm2）

PCD－JLR－2－14 338 JU司 2 76．3 14

PCD－8－2－14 338 B 2 90．2 14

PCD－JLR－4－14
具形PC鋼棒

338 JLR 4 91．1 14
プレストレス導入

@　　試験体

PCD－JLR－2－7 169 JLR 2 76．3 7

PCS－JLR－2－7 PC鋼より練 169 JLR 2 76．3 7

PCD－JLR－0－0 0 JLR 一 一
0

PCD－B－0－0
呉形PC鋼捧

0 B 一 一
0

無応力試験体

JLR－｛〕－0
一 一 JLR 一 一

0

8－0－0 一 一 B 一 一
0

鋼材なし試験体
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コンクリートを打設して製作した．所定の養生期間の後，緊張材を解放してプレストレスを導入し，

経時変化を観察するために，室温20℃，湿度60％の養生室に保管した．

　計測は，鋼材にひずみゲージを貼付し，緊張時，プレストレス導入時およびその後の経時変化を

計測した．ひずみゲージの間隔は，付着に影響を与えないように200mmピッチとした．鋼材を配

置しない試験体のひずみは，低剛性の埋込み型ひずみ計を用いて計測した．

異形PC鋼棒φ26，　PC鋼より線φ15．2
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－：ゲージ貼付位置
　　　　　．　　　　．　ヴ　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　4　　　　　　　　　　　　　　　　　■　　　　　　’

10＠200＝2000

巨週
囲（mm）

図一5．4．　1プレストレス導入試験の試験体

5．4．2　プレストレス導入試験結果と伝達長に関する考察

これは，プレストレス導入時の膨張に伴う支

圧力によって付着力が高くなり，PC鋼より線

の伝達長の低減に寄与したことによるものと

考えられる．ただし，材齢2日におけるPC

鋼より線の付着強度が不明であることから，

詳細は別途検討する必要がある．

　試験結果の例として，［LJLR－2－14，　D－B－2－14およびS－JLR－2－7について，コンクリート打設前，

プレストレス導入開始前，導入終了後，導入182日後における鋼材のひずみ分布を図一5．4．2に示す．

図中のNo．0は計測点ではないが，　No．10と同じ値としてプロットしている．また，これらのひずみ

分布から算定した伝達長を表一5．4．2に示す．ただし，試験体端部のひずみが0となる点と伝達長内

の点を通る曲線および伝達長外の鋼材ひずみの平均値をグラフに水平にプロットした直線の交点を

求め，試験体端部と交点の距離を伝達長とした．なお，弾性域における異形鉄筋のひずみ分布は3

次曲線で1），PC鋼より線のひずみ分布は2次曲線で近似できると言われているため2），異形PC鋼

棒では伝達長部のひずみ分布を3次曲線，PC鋼より線では2次曲線と仮定した．

　ひずみ分布から算定した伝達長は，異形PC鋼棒では導入プレストレスカに関わらず公称直径の

10～12倍，PC鋼より線では公称直径の約30倍であった．圧縮強度が約60　N／mm2のコンクリート

を用いた場合の伝達長は，異形PC鋼棒で公称直径の26倍，　PC鋼より線で公称直径の80倍程度で

あったと報告されているが3），超高強度コンクリートを用いた場合の伝達長はこれらの2分の1程

度であった．

　同じ圧縮強度の場合，PC鋼より線の付着強度は異形PC鋼棒の1／3程度であったが，　PC鋼より線

の伝達長は異形PC鋼棒の1．7倍程度であった．

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　表一5．4．　2伝達長の実測値

試験体 Lt
伝達長
@　（mm）

Lt1φ

D－JLR・2・14 298 1L4

D－B－2・14 270 10．4

D幸JLR・4・14 272 10．4

D・JLR－2－7 261 10．0

S・JLR・2・7 439 28．9
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　以上のとおり，超高強度コンクリートをプレテンション部材に用いることによって，通常の高強

度コンクリー一・・トと比較して伝達長を短くできることが示された．

　3500

3coo

ボ25oo
≧2㎜

ξ，sw

曇，。。

　5°：

0　　　1

●一コンクリート打般開始前

一◆一プレストレス導入開始前

＋プレストレス導入提了後

＋プレストレス導入182日後

2345678910　　　　計測位置

（a）D－JLR－2－14

60cx）

励
5

㎜4

⑭
3

oo20

⑭
1

　3500

　3000

三25°°

：　2°°°

苫15・・

11。。。

　500

　　0

＋コンクリート打殴■始前
→←ブレストレス導入開始前

＋プレストレス尋入終了後

＋プレストレス尋入182日後

　　　　　　　計測位置

（b）D－B－2－14

＋コンクリート打設開始前

＋プレストレス導入開始前

＋ブレストレス導入終了時

＋プレストレス尋入182日後
O

　　　　　　　　計測位置

　　　（c）S－JLR－2－7

図一5．4．2鋼材のひずみ分布

5．4．3有効プレストレスの検討

　表一5．4．1に示す試験体にっいて，プレストレス導入試験で得られたひずみ変化，すなわちプレス

トレスの損失の内訳を図一5．4．3に示す．ただし，ひずみは伝達長部分を除いた計測点におけるひず

みの平均値とした．「導入前」はコンクリート打設後からプレストレス導入直前までのひずみ変化で

あり，主としてコンクリートの自己収縮によるプレストレスの損失であると考えられる．また，「導

入時」はプレストレス導入時のひずみ変化であり，コンクリートの弾性変形による損失を，「182日

経時変化」はプレストレス導入後182日間の経時変化であり，主としてクリープおよび収縮（自己

収縮と乾燥収縮）による損失をそれぞれ示している．

　プレストレス導入に関する条件（材齢，導入力）が同じケースD－JLR－2－14とD－B－2－14を比較し

て自己収縮の影響をみると，自己収縮を低減しない場合では，プレストレス導入前の収縮による鋼

材ひずみ変化が全体のひずみ変化の13％（142×106）を占めており，無視できないひずみ変化が生

じているのに対し，自己収縮を低減したケースでは，導入前までのひずみ変化がほとんどゼロであ
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った．

　このことから，自己収縮の低減の効果は，

プレストレス導入時までのプレストレス損失

に寄与することがわかる．この傾向はその他

のケースでも同様であった．ただし，

S－JLR－2－7では，導入前までにひずみ変化が若

干発生しているが，自己収縮を低減した他の

ケースではほとんどひずみ変化が生じていな

いことから，PC鋼より線のリラクゼー一…ション

等に起因するひずみ変化であると考えられる．

　1400

　　ロ　　

こ｝1㎜

藁，。。

ξ6・・

£…

恒200

　　0
　　svcci’、‘

　∀

■導入前まで

酷ｱ入時
高P82日経時変化

一一一

ゴ∀ピ∀〆㌢〆
　　　　試験ケース

図一5．4．3　ひずみ変化の内訳

　　以下では，有効プレストレスの評価方法を検討することを目的として，プレストレス導入前に

おける自己収縮の影響，導入時におけるコンクリートの弾性短縮の影響および導入後における収縮

とクリープの影響についてそれぞれ定量的な評価を試みる．

（1）自己収縮による損失の予測

　自己収縮を低減しないケースで，プレストレスを導入した試験体D－B・2・14および鋼材を配置して

いない試験体0－B－OOの収縮ひずみを比較することによって，プレストレス導入までの自己収縮の

影響について検討した．なお，プレストレス導入までは両者とも湿潤養生していたため，非乾燥状

態にあったと考えられる．

　材齢2日までの両者の収縮ひずみの経時変化を図一5．4．4に示す．凝結の始発後約43時間でプレ

ストレスを導入したが，そのときの収縮ひずみは，0－B－O－Oでは約250×106であったが，D－B－2－14

では約120×106と小さくなった．これは，鋼材がコンクリートの収縮を拘束したためと考えられる．

そこで，鋼材とコンクリートの力の釣り合いおよびひずみの適合条件を考慮した式（5．4．1）を用いて，

0－B－O－0の収縮ひずみからD－B－2－14の鋼材ひずみ変化の予測値を算定した．

　　　　　　　　　　　　εt
　　　　　　△　ε　　＝　　　　　　cs　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（5．4．1）

　　　　　　　ps　1＋n・A／A
　　　　　　　　　　　P　　P　　　　　　　　　　　　　　　c

ここに， △ε　ps：収縮による鋼材のひずみ変化（×106）

ε　’メA　：凝結始発後のコンクリートの収縮ひずみ（×106）

np　：コンクリートの有効ヤング係数に対する鋼材のヤング係数比

Ap　：鋼材の断面積（mm2），　Ac：コンクリートの断面積（mm2）

　収縮ひずみは凝結の始発後約10時間の変化が大きくなっているため，そのときのコンクリートの

有効ヤング係数を用いる必要がある．しかし，極若材齢時におけるコンクリートの有効ヤング係数

は不明であるため，式（5．4．1）による鋼材ひずみ変化の予測値がD－B・2－14のひずみ変化とほぼ合致

する有効ヤング係数を仮定した．若材齢時における有効ヤング係数は時間とともに変化していると

考えられるが，等価な有効ヤング係数として7・kN／㎜2を仮定すると，図一5．4．4に示すとおり，

D－B－2－14のひずみ変化とほぼ合致する予測値が得られた．

一194一



　以上のとおり，等価な有効ヤング係数を仮

定して鋼材の拘束を考慮することにより，プ

レストレス導入までの自己収縮によるプレス

トレスの損失をほぼ推定することができた．

ただし，配合や鋼材量が異なる場合は，等価

な有効ヤング係数も異なると考えられるため，

別途検討が必要である．

（2）コンクリートの弾性短縮による損失の予

測

　コンクリートの弾性短縮による鋼材のひず
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図一5．4．4自己収縮によるひずみ（2日まで）

み変化の予測値およびプレストレス導入時における鋼材のひずみ変化の実測値を表一5．4．　3に示す．

ただし，予測値は，コンクリートの弾性短縮量は，鋼材とコンクリートの力の釣り合いおよびひず

みの適合条件を考慮して，次式で求めた．

　　　　　　　△、．’・・’”・’A・／A・　　　　　　（5．・4．・3）

　　　　　　　　pe　　1十n・A／A
　　　　　　　　　　　　p　　p　　　c
　ここに，△ε　pe：コンクリートの弾性短縮による鋼材のひずみ変化（×106）

　　　　　ε．po　：プレストレス導入前の鋼材のひずみ（×106）

　　　　　np　　：コンクリートに対する鋼材のヤング係数比

　　　　　Ap　　：鋼材の断面積（mm2），　A：コンクリートの断面積（mm2）

なお，コンクリートのヤング係数は，現場封織養生したテストピースのプレストレス導入時材齢に

おける試験結果を用いた．

表一5．4．　3コンクリートの弾性短縮による鋼材のひずみ変化の予測値と実測値の比較

コンクリートの特性値

試験体 圧縮強度

iN／mm2）

ヤング係数

ikN／mm2）

弾性短縮による鋼

ﾞひずみ計算値

@　（×1σ6）

ひずみ変化の

@実測値
@（×10－6）

D－JLR－2－14 76．3 33．4 384 410

D－B－2－14 90．2 35．3 355 403

D－JLR－4－14 91．1 35．6 365 373

D－JLR－2－7 76．3 33．4 186 190

S－JLR－2－7 76．3 33．4 202 203

　鋼材のひずみ変化の予測値と実測値を比較すると，実測値のほうが若干大きい傾向があるが，ほ

ぼ同程度になっている．実測値のほうが大きくなった理由としては，ヤング係数の誤差のほか，特

に自己収縮を低減しない試験体で差が大きかったことから，コンクリートの収縮によってプレスト

レス導入前にコンクリートに引張が生じていた可能性等が考えられる．
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　以上のとおり，コンクリートの収縮の影響が若干見られるものの，コンクリートの弾性短縮によ

る鋼材のひずみ変化は，プレストレス導入時のヤング係数を用いて式（5．4．3）により評価できると

言える．

（3）クリープの影響

　　クリープひずみについては5．3節の式（5．　3．3）で表される土木学会の予測式を用いて評価可能

であると考えられる．しかし，超高強度コンクリートの収縮ひずみにっいては，予測方法が確立さ

れていないこと，特に自己収縮を低減した場合の予測が困難であることから，構造物と同じ条件で

養生した試験体の収縮ひずみを実測し，直接有効プレストレスの算定に用いる方法を検討した．

　表一5．4．1に示す試験体D－JLR－2－14およびD－B－2－14について，収縮とクリープの影響による鋼材

ひずみ変化の実測値および予測値を図一5．4．5に示す．

　予測値は，PC鋼材を配置していない試験体（0－JLR－0－0，0・B－0－0）で実測した収縮ひずみおよび

式（5．3．3）で予測したクリープひずみから，式（5．4．4）を用いて鋼材応力度変化を求め，鋼材のヤ

ング係数で除して算定したものである．式（5．4．4）は，コンクリートの収縮とクリープによる鋼材

応力度変化を近似的に求める式であり，鋼材の拘束の影響を考慮したものである4）．

　　　　　　△。．nご賦・＋E・’　E’cs　　　　　（5．4．・4）

　　　　　　　㌦咋“・φ／2）

　　　　　　　　　　　　　c
ここに，△σ吟：コンクリートのクリープと収縮による鋼材の応力度変化（N／mm2）

φ

Ec

ε，

t
ε，

bS

σ，
モ

Ap

：コンクリートに対する鋼材のヤング係数比

：クリープ係数（＝Ec・ε’、。／σ　’。p）

：コンクリートのヤング係数（N！mm2）

：鋼材のヤング係数（N！mm2）

コンクリートのクリープひずみ（×106）

：凝結始発後のコンクリートの収縮ひずみ（×106）

：作用する圧縮応力度（N／mm2）

：鋼材の断面積（mm2）

：コンクリートの断面積（mm2）

ただし，コンクリートの作用応力度はプレストレス導入直後における応力度とし，鋼材ひずみの実

測値から算定した．

　自己収縮を低減した場合もしない場合も，プレストレス導入後の材齢160日における鋼材ひずみ

変化は約600×106となっているが，これは前述のとおり，自己収縮は材齢初期に大きく，その後は

自己収縮を低減した場合もしない場合も増分は変わらないことによるものと考えられる．また，両

者とも実測値と予測値の差は100×106程度以内となっており，収縮ひずみの実測値および土木学会

の推定式を用いる方法でプレストレス導入後の鋼材ひずみ変化を予測可能であると言える．ただし，

プレストレス導入後数十日以降は計測値の方が小さくなる傾向にあるため，今後も長期的な挙動を
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確認する必要があると考えられる．
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図一5．4．5
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クリープと収縮によるひずみ変化の予測値と実測値の比較

160

5．4．4　まとめ

　超高強度コンクリートのプレテンション部材への適用性を検討することを目的としてプレストレ

ス導入試験を実施し，伝達長および有効プレストレスについて定量的な評価を試みた．以下に検討

結果の概要を示す．

1）　プレストレス導入試験から，自己収縮を低減することによりプレストレスの損失を小さくでき，

　　効率良くプレストレスを導入できることを確認した．

2）　プレストレス導入試験により得られた伝達長は，異形PC鋼棒で公称直径の約12倍，　PC鋼よ

　　り線で約30倍であった．PC鋼より線では，プレストレス導入時における膨張による支圧力の

　　影響で見かけの付着強度が大きくなるためと考えられる．

3）　配合や鋼材料等の条件は限られるが，若材齢時における等価なヤング係数を仮定して鋼材の拘

　　束を考慮することにより，プレストレス導入までの自己収縮によるプレストレスの損失を評価

　　することが可能である．

4）　コンクリートの弾性短縮については，鋼材とコンクリートの力の釣り合いおよびひずみの適合

　　条件を考慮することにより評価可能である．

5）　土木学会のクリープひずみの予測式および収縮ひずみの実測値を用いることによって，プレス

　　トレス導入後の鋼材ひずみ変化を予測可能である．ただし，長期材齢において，若干過大評価

　　する傾向にあるため，長期的な挙動については今後の確認が必要である．

6）　超高強度コンクリートをプレテンション部材に適用した場合でも，コンクリートの収縮，弾性

　　短縮およびクリープの影響を適切に評価することによって，プレストレスの損失が定量的に予

　　測可能であることを示した．
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5．5　結　言

　第5章では，超高強度コンクリートをプレストレストコンクリートに利用することにより合理的

で耐久性に優れた構造物構築を図ることを目的に，プレストレストコンクリートに適した自己収縮

を低減した150N／㎜2級超高強度コンクリート材料の開発を行い，材料特性および耐久性能につい

て実験的に検討した．また，プレストレストコンクリートへの利用として，プレテンション部材への

利用を考え，プレテンション部材における伝達長および有効プレストレスについて実験的に検討し

た．

　以下に，本研究で得られた知見を述べる．

（1）　自己収縮を低滅した超高強度コンクリートについて

1）低熱ボルトランドセメントにシリカフユームを混入したセメントと超高強度用高性能減水剤を

　　使用し，水セメント比17％で良好な施工性を示すコンクリートが製造可能である．

2）産地の異なる数種類の砕砂・砕石を比較したところ，石英片岩もしくは安山岩（Dを用いること

　　で，材齢91日の圧縮強度が190N！mm2程度を示す超高強度コンクリートの基本配合（水セメン

　　ト比17％，単位水量155kg／m3，単位粗骨材絶対容積300　Vm3）が得られた．

3）収縮低減対策を行っていない超高強度コンクリートの基本配合（水セメント比；17％，圧縮強

　　度；190N／mm2程度）では，材齢91日で650×106の大きな自己収縮ひずみが生じる．

4）自己収縮低減方法としての膨張材は，今回の使用量（30kg！m3以下）の範囲では，使用量と収縮

　　低減率とは比例関係を示し，改善効果も70％と大きいが，流動性を著しく低下させるとともに

　　強度も10％以上低下する．

5）収縮低減剤は，今回の使用量（2％×結合材質量）の範囲では，50％程度と収縮低減効率が大き

　　く，流動性も向上する効果が見られる．圧縮強度は，10％未満低下する．

6）自己収縮の低減効果のみに着目した場合は，膨張材，収縮低減剤，人工軽量骨材は独立した収

　　縮低減効果が認められ，重ね合わせ効果が期待できる．

7）人工軽量骨材置換率20％の場合，少量の膨張材（10kg！m3）および収縮低減剤（C×0．5％）を併

　　用することで，フレッシュコンクリートの流動性を損なわずに比較的効率の高い自己収縮の低

　　減を実現することが可能である．

（2）　超高強度コンクリートの材料特性および耐久性能について

1）置換率20％の人工軽量骨材と，添加率0．5％の収縮低減剤を併用することで，材齢91日圧縮強度

　が150N／mm2を満足し，材齢180日の自己収縮が基本配合の3分の1の200×104程度に低減さ

　れた超高強度コンクリートが実現できる．

2）人工軽量骨材を用いて自己収縮を低減した配合は，吸水した人工軽量骨材のセルフキュアリング

　効果によって，養生中の湿度条件の影響をほとんど受けずに安定した強度発現を示す．

一198一



虜5茸蹴i甑コンクグー声ρC擬のXAヲ化／こ漢7ナる微

3）超高強度コンクリートのヤング係数は，「鉄筋コンクリート造建築物の超軽量・超高層化技術の

　開発」プロジェクトで提案されている推定式を用いて算定可能である．

4）超高強度コンクリートの引張強度は，コンクリートの圧縮強度を考慮した土木学会の推定式を外

　挿することによって，算定可能である．

5）単位応力あたりのクリープひずみは，載荷材齢の圧縮強度を考慮した土木学会の予測式によって，

　概ね算定可能である．また，自己収縮改善の有無に関わらず，単位応力あたりのクリープひずみ

　の増加曲線は同様であり，その値は普通コンクリートの5分の1程度と小さい．

6）引抜き試験の結果から，異形PC鋼棒と異形鉄筋を使用した場合の超高強度コンクリートの付着

　強度（すべり量が鋼材径の0．002倍における付着応力度）は，コンクリートの圧縮強度の2／3乗

　に比例し，比例定数は，普通強度コンクリートの倍程度となる．

7）PC鋼より線を使用した場合の超高強度コンクリートの付着強度は，異形PC鋼棒を使用した場

　合の1！3である．

8）中性化促進結果によれば，自己収縮改善の有無に関わらず，52週後も中性化の進行は認められ

　ず，中性化に対して優れた抵抗性を有する．これより，超高強度コンクリートの中性化の照査は，

　一般の使用条件では実用上無視できる．

9）電気泳動法試験によって塩化物イオンの実効拡散係数を求めたが，超高強度コンクリートは普通

　コンクリート（低熱ボルトランドセメント，W！C＝55％）の約1／4～1／7程度の値となり，自己収

　縮を改善した方が拡散係数が小さい．これを見かけの拡散係数として評価した場合には，普通コ

　ンクリートの1！20～1／37に相当し，海岸からの距離500m，かぶり35mmで試算すると，100年

　以上でも鋼材腐食発生限界濃度に達しない塩化物侵入抵抗性を有する．

10）アルカリ総量の多い超高強度コンクリートのアルカリ骨材反応試験をコンクリート法を用いて，

　アルカリ量の無調整の場合（アルカリ総量の計算値；4．86kg！m3）と最大のアルカリ量を想定し

　た場合（アルカリ総量の計算値；6．90kg／m3）について試験を行ったが，いずれも有意な膨張性

　状は認められず，特に問題はない．

11）凍結融解試験B法を行って，凍結融解に関する抵抗性を試験したが，300サイクルまでので劣化

　はほとんど見られず，気中凍結水中融解の条件下において高い凍結融解抵抗性を有している．

12）以上の結果から，自己収縮を従来の高強度コンクリー一一ト程度以下に低減した圧縮強度150N／mm2

　級の超高強度コンクリートは，材料性能および耐久性能の面から高い性能を有することが確認で

　き，構造物への利用が可能であると言える．

（3）超高強度コンクリートのプレテンション部材への利用に関する基礎実験

1）プレストレス導入試験から，自己収縮を低減することによりプレストレスの損失を小さくでき，

　効率良くプレストレスを導入できることを確認した．

2）プレストレス導入試験により得られた伝達長は，異形PC鋼棒で公称直径の約12倍，　PC鋼より

　線で約30倍であった．PC鋼より線では，プレストレス導入時における膨張による支圧力の影

　響で見かけの付着強度が大きくなるためと考えられる．

3）配合や鋼材料等の条件は限られるが，若材齢時における等価なヤング係数を仮定して鋼材の拘
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　束を考慮することにより，プレストレス導入までの自己収縮によるプレストレスの損失を評価

　することが可能である．

4）コンクリートの弾性短縮については，鋼材とコンクリートの力の釣り合いおよびひずみの適合

　条件を考慮することにより評価可能である．

5）土木学会のクリープひずみの予測式および収縮ひずみの実測値を用いることによって，プレス

　　トレス導入後の鋼材ひずみ変化を予測可能である．ただし，長期材齢において，若干過大評価

　する傾向にあるため，長期的な挙動については今後の確認が必要である．

6）超高強度コンクリートをプレテンション部材に適用した場合でも，コンクリートの収縮，弾性

　短縮およびクリープの影響を適切に評価することによって，プレストレスの損失が定量的に予

　測可能であることを示した．
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第6章　結 論

6．1　本研究の成果

　本論文は，今後のPC構造物に対する多様なニーズと高度化するニーズに対応するに当た

り，課題として指摘されている初期品質の向上，構造物の合理化ならびに耐久性の向上を

目的に，プレキャストセグメントと超高強度コンクリートの適用に着目して実用化研究を行

ったものである．

　プレキャストセグメントについては，橋梁上部工の構造として，外ケーブルプレキャスト

セグメントPC構造を，また，下部工の構造として，プレキャストセグメントPC橋脚（以下，

プレキャストPC橋脚）の適用を考え，それらの実現に当たっての課題について，実験的な

らびに解析的に研究を行ったものである．また，超高強度コンクリートについては，まず，

自己収縮を低減した圧縮強度150MPa級のコンクリートの実用化と材料特性について研究す

るとともにプレテンションPC部材への適用に関する基礎的研究を行ったものである．

　以下に，各章で得られた結論を総括する．

　「第3章外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の実用化に関する研究」では，橋梁

分野での外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の実用化を図るため，特に，これまで

不明であった内ケーブルと外ケーブルとの断面績比率（内外ケーブル比率）が外ケーブルプ

レキャストセグメントPC構造の曲げ特性や外ケーブル応力度に与える影響について実験的

に検討し，その特性を明らかにした．また，曲げ解析手法について，ファイバーモデルを用

いた複合非線形解析手法を取り上げ，その適用性について検討した．さらに，プレキャスト

部材や外ケーブル構造などの部材構造やケーブル方式の違いによる地震時繰り返し曲げ特性

について実験的に検討し，今後の外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の耐震性能検

討に当たっての留意点を示した．

　以下に，第3章の範囲内で得られた知見を示す．

（1）内外ケーブル比率の影響

1）内ケーブル比率の増加に伴って，曲げ特性は脆性的な挙動からよりじん性のある挙動へ推

　移する．すなわち，最大荷重ならびに終局変位が増大し，ひび割れ分散性がよくなる．ま

　た，外ケーブルの応力度増加は，部材の変形に依存するため，外ケーブル応力度の増加量

　も内外ケーブル比率の増加に伴って大きくなる．
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2）今回の試験条件の範囲では，全ケーブルに対する内ケーブル比率を33％～100％の範囲と

　すれば，かぶり部のコンクリート圧壊後も急激には耐力が失われず，さらなる変形が可能

　である．したがって，変形性能を期待した設計を行う場合，内ケーブル比率に留意する必

　要がある．

3）外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の内ケーブル比率に伴う耐力の変化は，外ケ

　ーブルの張力分を断面作用力と考えた断面計算で類推できる．したがって，外ケーブルの

　増加応力を正しく算出できれば断面耐力計算によって耐力を算定できる．

（2）複合非線形解析手法の適用性

1）ファイバーモデルを用いた複合非線形解析を外ケーブルプレキャストセグメントPC構造

　の曲げ解析に適用する場合，セグメントおよび継目部のモデル化として，RC部分と無筋

　部でモデル化し，コンクリートの応カーひずみ関係を設計用簡易モデル（道示皿モデル）

　とした解析は，実験結果の荷重一変位関係ならびに外ケーブルの増加張力を実用設計上，

　十分な精度でシミュレートすることができる．他機関が行った連続梁を含めた実験結果に

　ついても同様に解析したところ，モーメント再配分も含めて，実用上十分な精度でシミュ

　レートすることができ，実務設計に適用が可能である．ただし，終局変位は，安全側に評

　価する傾向がある、

2）無筋部の要素長およびコンクリートの応カーひずみ関係のモデル化の検討によれば，無筋

　部の要素長としてはかぶり部相当長が適当であり，荷重一変位関係，特に終局変位を評価

　する場合に，応力軟化型のコンクリート応カーひずみモデルを用いることによって精度向

　上が図れる．

3）全外ケーブルのプレキャストPC構造のじん性改善を目的とした解析的検討によれば，外

　ケーブルのアンボンド的配置およびコンクリート圧縮部の補強は，じん性改善に一定の効

　果があり，両者を組み合わせることでじん性改善がさらに図れる．

（3）外ケーブルプレキャストセグメントPC構造の地震時繰り返し曲げ特性

1）一体打ち部材における内ケーブル構造と全外ケーブル構造を比較した場合，それぞれの復

　元力履歴特性には大きな差が見られ，全外ケーブル構造では残留変位が小さく原点指向性

　の強いS字型の性状を示す．また，セグメント部材では，一体打ち部材に比べてより顕著

　な原点指向性を示す．

2）コンクリートの圧壊以降の変形性能は，特に，外ケーブル構造やセグメント部材において

　付着のある軸方向鋼材の破断により決定される．これは，外ケーブル構造やセグメント部

　材では，ひび割れが分散せずに1カ所にひび割れが集中し，その部分で鉄筋やPC鋼材が

　高応力・低サイクル疲労を受けて破断するためと考えられる．

3）外ケーブルプレキャストセグメント構造は，1サイクル毎の吸収エネルギーは小さいもの
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の，全外ケーブル構造では変形性能が大きく，トータル累積吸収エネルギーでは大きな値

を示す．ただし，耐力は，解析値より低下する傾向にあり，これは圧縮部の繰り返し載荷

の影響による劣化に起因しているものと考えられる．

　以上より，外ケーブルプレキャストセグメントPC構造，特に内外ケーブル比率に伴う曲

げ特性とファイバーモデルを用いた複合非線形解析の適用性が明らかとなり，構造設計なら

びに実務設計に適用することが可能である．また，地震力が卓越するような場合は，付着の

ある鋼材の破断の照査が必要と考えられるが，その方法は今後の課題である．

　「第4章プレキャストPC橋脚の実用化に関する研究」では，本来曲げ性能が高いPC構

造を橋脚部材として実用化を図ることを目的に，接合面に円筒鋼管を配置し，これのダウエ

ル作用によってせん断力を構造的に伝達できる新たな連結構造ならびにその連結構造を適用

した新しいプレキャストPC橋脚を提案した．連結構造については実験的にその性能を確認

し，耐力評価の方法を検討した．また，プレキャストPC橋脚にっいては，模型実験を行っ

て，耐震性能について確認した．ついで，プレキャストPC橋脚の解析法ならびに設計法に

ついて検討するとともに，設計法の基礎となるPC構造のエネルギー一定則の適用性につい

て検討した．また，施工法の検討を行い，プレキャストPC橋脚の有用性を示した．

　以下に，第4章の範囲内で得られた知見を示す．

（1）ダウエル作用に基づいた連結構造

1）提案した連結構造の破壊モードは，壁厚／内筒鋼管外径比（T／φ1）によって，壁の押し

　抜きせん断破壊から内筒鋼管のせん断降伏および曲げ降伏に変化し，T／φi＞3．3では，内

　筒鋼管のせん断降伏および曲げ降伏が先行する破壊となる．プレキャストPC橋脚の連結

　構造としては，壁体のひび割れ幅も考慮して，T／φ1≧3．9とすることが望ましい．

2）連結構造における内筒鋼管のせん断降伏耐力は，内筒鋼管のせん断降伏耐力と充填されて

　いるグラウトのせん断強度との累加強度として安全側に算出できる．

3）内筒鋼管とグラウトの付着力は小さく，増加応力に対して設計上はアンボンドとみなして

　よい．

（2）プレキャストPC橋脚の耐震性能

1）提案したプレキャストPC橋脚の繰返し曲げ特性は，ひび割れ時，　PC鋼材の弾性限界点

　時で特徴付けられ，最大耐力以降，特に脆性的な破壊性状を示すことなく1／10radの回転

　角まで緩やかに耐力が低下する変形性能を示す．また，変形性状としては，回転（損傷）

　が基部に集中したロッキング挙動を示すが，PC鋼材は降伏点以下の応答であり，破断に

　対して余裕がある．
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2）プレキャストPC橋脚では，　PC鋼材の増加応力に対して内筒鋼管の付着が切れてアンボ

　ンド的挙動をするため，回転が橋脚基部に集中するもののPC鋼材は破断しない．さらに，

　PC鋼材の増加引張力がコンクリートに作用しないためかぶりコンクリートおよび内部コ

　ンクリートの損傷が少なく，高圧縮応力状態でも安定したヒンジ性能を示すものと考えら

　れる．

3）耐震性能の内，残留変位および累積吸収エネルギーは，導入プレストレスの大きさを考慮

　した場合，1プレストレストコンクリート橋脚の耐震設計ガイドライン」で示されたPPC

　橋脚やプレキャスト橋脚の場合と比べて遜色はなく，むしろ提案構造は他と比較して最も

　大きな変形性能を有している．

（3）プレキャストPC橋脚の解析手法について

1）提案したプレキャストPC橋脚の復元力履歴特性は，ファイバーモデルを用いた複合非線

　形解析において，PC鋼材をアンボンド状態と見なし，各材料の応カーひずみモデルとして

　コンクリートを修正六車一渡邉モデル，鉄筋をバイリニアモデル，PC鋼材をトリリニアモ

　デルの履歴モデルを適用することにより，プレキャストPC橋脚特有のS字型の復元力履

　歴特性ならびに荷重一PC鋼材のひずみ履歴特性を精度良く評価できる．

2）内筒鋼管の影響，ファイバーモデルにおける基部要素長さおよびコンクリートの応カーひ

　ずみモデルにおける応力軟化特性の影響について，解析に検討したところ，実験結果のシ

　ミュレーション解析としては，PC鋼材をアンボンド状態，内筒鋼管を考慮要素長さを

　0．01m，コンクリートの応力軟化特性を調整したモデルが適していると考えられる．また，

　設計用モデルとしては，耐力を安全側に計算するモデルとして，PC鋼材をアンボンド，

　内筒鋼管を無視，要素長さを0．01m，コンクリートの応力軟化を無視したモデルが適して

　いると考えられる．

（4）プレキャストPC橋脚の設計法について

1）プレキャストPC橋脚はひび割れ後にアンボンド挙動を示すため，アンボンド部材の戴荷

　点変位とPC鋼材ひずみとの関係式を適用することにより，式（4．5．7）を用いてPC鋼材の

　弾性限界点時の変位δを求めることができる．またそのときの荷重は，式（4．5．8）により，
　　　　　　　　　　　y
　PC鋼材の弾性限界点時の荷重Rvとして求めることができる．

　　　　　　　　δ＝2・1・乙　　　　　　　（4．、5．7）
　　　　　　　　y　　3e　y

　　　　　　　　p　＝ユ　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（4．5．8）

　　　　　　　　・v　1

　ここに，1：戴荷点変位，1’：PC鋼材の定着間長さ，ε；：PC鋼材の弾性限界点時の

　ひずみ，e：中立軸からPC鋼材配置位置までの距離，　My：平面保持の仮定を用いた断
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　面計算により求まるPC鋼材弾性限界点時の曲げ耐力，である．

2）終局変位δuは，PPC橋脚に準じて，終局回転角θ、を12／200radと定め，式（4．5．9）で求め

　られる．この設定は，プレキャストPC橋脚の最大荷重の80％低下時が20／200radであり，

　L6倍以上の余裕がある．

　　　　　　　　　　　δu＝θ、・1　（θ、一一ここでは，0．　06とする）　　　（4．5．9）

3）以上の設定に基づいて，エネルギー一定則により地震時応答を簡易的に照査可能である．

（5）PC橋脚のエネルギー一定則の適用性について

1）等価減衰定数を0％としたPC橋脚モデル（PCOモデル）での解析によれば，　RC橋脚や

　PPC橋脚に比較して，タイプ1地震波（プレート境界型の大規模地震）のような繰り返

　し数が多い地震動に対して，固有周期が0．3秒以下の短周期では応答塑性率が大きくなる

　傾向にあるが，RC橋脚に比較して最大でも2倍程度である．タイプll地震波（内陸直下

　型地震）に対しては，他のモデルと同様な応答性状であり，等価減衰定数を0％とした

　PC橋脚も，固有周期0．6秒以下の短周期帯の構造物で，弾性応答荷重に対する降伏耐力

　の比を低くしすぎなければ，エネルギー一定則で概ね安全側に評価できる．

2）提案したプレキャストPC橋脚の復元力履歴特性を最も単純化したバイリニアーの骨格曲

　線モデル（PCSモデル）での解析によれば，　PCOモデルとほぼ同様の応答傾向が得られ，

　プレキャストPC橋脚も，タイプ1地震波に対して，固有周期が小さい領域（Teq＝0．6秒

　以下）でPy／Peが0．4以下の場合を除き，また，タイプll地震波に対して固有周期0．3秒

　以下でPy／Peが0．4以下の場合を除き，エネルギー一定則で概ね安全側に評価できる．

（6）プレキャストPC橋脚の施工法について

1）橋脚のセグメント製作は，鉛直方向ショートラインマッチキャスト方式が有望であり，早

　強コンクリートを用いて製作すれば，1セグメント／1日（実働）の製作が可能である．

　　（普通コンクリートの場合は，1セグメント／1．5日）

2）海上橋の施工方法では，架設地点までのプレキャストセグメントの運搬は，台船を用い，

　海上で最も機動力がある起重機船で架設する方法が考えられる．中空断面（5m×3．5m）

　で高さ3mのセグメントとした高さ15mのプレキャストPC橋脚で試算したところ，全体

　工程的にもRC橋脚の在来工法より工期を短縮でき，工費面でも，断面の縮小効果や主鉄

　筋の省略に伴う躯体構築費の減少や架設工期が短いことによる工費低減が可能である．

3）都市近傍における高架橋の施工方法の場合，都市内では製作ヤードや保管ヤードの確保が

　困難なことから，セグメントの製作は，プレキャスト工場で製作して運搬する方法が妥当

　である．中空断面（5m×2．5m）で高さ1．75mのセグメントとした橋脚高さ15mのプレキ

　ャストPC橋脚で試算したところ，全体工程は，在来工法より工期を短縮できるが，工費

　面では，機械費の増加により，RC橋脚に比べて若干増加する．しかし，間接費の低減等
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が見込めるため，と変わらない工費になるものと考えられ，都市部の混雑域では，道路等

の占有期間等が短くでき有利な方法といえる．

　以上より，提案したプレキャストPC橋脚は，優れた耐震性能を有するとともに，ファイ

バーモデルによる適切なモデル化を行うことによって，復元力履歴性状を再現できることが

明らかになった．また，エネルギー一定則により地震時応答を簡易的に照査可能とする設計

手法も提示でき，施工性にも優れた構造であることが確認されたことから，実用化が可能な

構造であるといえる．

　「第5章超高強度コンクリートPC構造の実用化に関する研究」では，超高強度コンクリ

ートをプレストレストコンクリートに利用して合理的な構造物構築を図ることを目的に，自

己収縮を低減した150N／mm2級超高強度コンクリート材料の開発を行い，材料特性および耐

久性能について実験的に検討した．また，プレストレストコンクリートへの利用として，プ

レテンション部材への利用を考え，プレテンション部材における伝達長および有効プレスト

レスについて実験的に検討した．

　以下に，第5章の範囲内で得られた知見を示す．

（1）自己収縮を低減した超高強度コンクリートについて

D低熱ボルトランドセメントにシリカフユームを混入したセメントと超高強度用高性能減

　水剤を使用し，石英片岩もしくは安山岩（Dの骨材を用いることで，水セメント比17％で，

　かつ良好な施工性を示す材齢91日の圧縮強度が190N！mm2程度を示す超高強度コンクリ

　ートが得られるが，材齢91日で650×1σ6程度の大きな自己収縮ひずみが生じる．

2）自己収縮低減方法として，膨張材，収縮低減剤および人工軽量骨材について検討したが，

　今回の使用量（膨張材：30kg／m3以下，収縮低減剤：2％×結合材質量以下，人工軽量骨材：

　粗骨材置換率30％まで）の範囲では，使用量あるいは置換率と収縮低減率とはほぼ比例

　関係を示し，改善効果も大きい．ただし，膨張材は，流動性および強度を低下させ，収縮

　低減剤は，流動性を向上させるが強度を低下させる．人工軽量骨材は，流動性にあまり影

　響しないが，強度を低下させる．

3）自己収縮の低減効果のみに着目した場合は，上記3手法は独立した収縮低減効果を示し，

　また，重ね合わせ効果が期待できる．これらは，各収縮低減の手法が，膨張材は自身が粗

　な組織を形成して収縮を補償し，収縮低減剤は毛細管張力を低減して収縮を抑制し，人工

　軽量骨材は自己乾燥を防止する方法とそれぞれ異なった独立の作用をするためと考えら

　れる．

（2）超高強度コンクリートの材料特性および耐久性能について
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1）置換率20％の人工軽量骨材と，添加率0．5％の収縮低減剤を併用することで，材齢91日圧

　縮強度が150N／mm2を満足し，材齢180日の自己収縮が基本配合の3分の1の200×106

　程度に低減した超高強度コンクリートが実現できる．また，本コンクリートは，吸水した

　人工軽量骨材のセルフキュアリング効果によって，養生中の湿度条件の影響をほとんど受

　けずに安定した強度発現を示す．

2）超高強度コンクリートのヤング係数および引張強度は，それぞれ「鉄筋コンクリート造建

　築物の超軽量・超高層化技術の開発」プロジェクトで提案されているヤング係数推定式お

　よびコンクリートの圧縮強度を考慮した土木学会の引張強度式を外挿することによって

　算定可能である．また，単位応力あたりのクリープひずみは，自己収縮改善の有無に関わ

　らず，土木学会の予測式によって，概ね算定可能であり，その値は普通コンクリートの5

　分の1程度と小さい．

3）中性化促進結果によれば，超高強度コンクリートは，自己収縮改善の有無に関わらず，中

　性化に対して優れた抵抗性を有し，中性化の照査は，一般の使用条件では実用上無視でき

　る．

4）電気泳動法試験による塩化物イオンの実効拡散係数によれば，超高強度コンクリートは低

　熱コンクリート（低熱ボルトランドセメント，W／C＝55％）の約1／4～1／7程度の値となり，

　自己収縮を改善した方が拡散係数が小さい．これを見かけの拡散係数として評価した場合

　には，低熱コンクリートの1／20～1／37に相当し，海岸からの距離500m，かぶり35mmで

　試算すると，100年以上でも鋼材腐食発生限界濃度に達しない塩化物侵入抵抗性を有する．

5）アルカリ総量の多い超高強度コンクリートのアルカリ骨材反応試験をコンクリート法を

　用いて，アルカリ量の無調整の場合（アルカリ総量の計算値；4．86kg！m3）と最大のアル

　カリ量を想定した場合（アルカリ総量の計算値；6．90kg！m3）について試験を行ったが，

　いずれも有意な膨張性状は認められず，アルカリ骨材反応に対して特に問題はない．また，

　気中凍結水中融解の試験結果によれば，高い凍結融解抵抗性がある．

（3）プレテンション部材への利用について

1）プレストレス導入試験によれば，自己収縮を低減することによりプレストレスの損失が小

　さくでき，効率良くプレストレスが導入できる．また，伝達長は，異形PC鋼棒で公称直

　径の約12倍，PC鋼より線で約30倍である．

2）若材齢時における等価なヤング係数を仮定して鋼材の拘束を考慮することにより，プレス

　トレス導入までの自己収縮によるプレストレスの損失が評価可能である．また，コンクリ

　ートの弾性短縮は，鋼材とコンクリートの力の釣り合いおよびひずみの適合条件を考慮す

　ることにより評価可能である、

3）土木学会のクリープひずみの予測式および収縮ひずみの実測値を用いることによって，プ

　レストレス導入後の鋼材ひずみ変化を予測可能である．

一209一



篇6茸結粛

4）以上より，超高強度コンクリートをプレテンション部材に適用するに当たり，コンクリー

　トの収縮弾性短縮およびクリープの影響を適切に評価することによって，プレストレス

　の損失を定量的に予測可能であり，合理的なPC部材を実現できるものと考えられる．

　以上より，超高強度コンクリートの課題であった自己収縮を低減し，強度特性および施工

性についてバランスがとれた150N／mm2級超高強度コンクリートを実用化することができ，

また，設計に必要な材料特性や耐久性能について定量的に把握できたことにより，超高強度

コンクリートを用いたPC構造物を実現できるものと考える．
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6．2　今後の展望

　土木分野における今後のPC構造物のシナリオを考える上で，その前提として土木インフ

ラ構造物について整備のシナリオが設定されることが重要である．現在，地震に対する安全

性能やその他荷重に対する耐荷性能，使用性能など空間的な性能に対しては，要求性能が明

確化されてきているが，それらの経時変化に対する要求性能は必ずしも十分に示されている

とはいえない．例えば，構造物のシナリオを考える上での基本となる供用期間自体が必ずし

も決められておらず，構造物の長寿命化のみが議論されている．さらに一歩進んで，機能を

失った後の構造物をどう処理するのかといった議論はほとんどなされていないように見受け

られる．

　一部に，大規模なダム構造物や橋梁構造物等，重要構造物については半永久的に使用して

いこうという考え方もあるようであり，そのための維持管理手法を検討する動きもある．し

かしながら，構築物に永久と言うことはあり得ず，何年か後には，必ず機能的にあるいは材

料的に終焉を迎えるはずである．また，時代のニーズも，長い年月の間には変化し，要求性

能に対応できない事態が十分に考えられる．重厚長大な構造物では，撤去や更新するのにも

莫大な費用が発生することが考えられ，その時に考えるのでは遅いのである．また，このよ

うな最終シナリオを新設の計画の段階で想定しておくことは，最終シナリオまでの維持管理

シナリオを設定する上で重要なことと考えられる．例えば，都市内構造物は，時代のニーズ

に応じて，後で変更や再利用し易い構造とするとか，大規模構造物は，機能を失った後でそ

の時代の遺跡として残せることが可能な構造とするなどの配慮が新設の段階である程度想定

しておくことが重要と思われる．

　次に，維持管理については，塩野七生の「ローマ人の物語」Dでは，ローマ時代のインフ

ラについてこう述べている．「ローマ時代のエンジニアたちは，百年間は修理の必要がない道

をつくったと豪語したが，敷設当初の状態を維持したければ，不断のメンテンナンスは絶対

必要であった．六世紀になってアッピア街道を通ったビザンチン帝国の一高官は，敷設して

から八百年が過ぎていながら完壁な状態を保っているのに驚嘆している．」，また「ローマ人

の公共事業のモットーは，堅固で長持ちし，機能性に優れ，それでいて美しい，である．」．

これを当時のローマ人は自覚し，整備していたのである．「インフラは，それを維持するとい

う強固な意志と力を持つ国家が機能していない限り，いかに良いものをつくっても滅びるし

かない．これは，ハードなインフラだけにかぎったことではなく，ソフトなインフラでも同

じことなのである．」と結論づけている．

　すなわち，インフラ構造物は，初期にいくら良い性能のものを造ったとしても，それを維

持するという強固な意志と力を持つ国家なり，団体なりが存在して維持管理を続けて行かな

い限り，老朽化し，使用されなくなるのである．これはインフラ構造物の維持管理について
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の核心を衝く言葉であると考えられる．国家なり，団体なりが存在することは前提にするに

しても，インフラ構造物すべてを等しく維持管理するのは，財政的にも無理があり，早晩，

破綻をきたすものと考えられる．したがって，維持管理に当たっては，インフラ構造物すべ

てに共通の尺度を当てはめるのではなく，構造物の重要性，時代の要求性，環境への負荷特

性などから設定すべきであり，それぞれのカテゴリーを決めて行えば良いと考えられる．

　このような維持管理において，問題になるのは，その構造物のデータが整備されていない

ことが挙げられる．一般的には，設計図面だけが残され，設計での配慮や設計計算書などの

書物は，10年程度で廃棄される．設計図書などが残っていると将来検討する場合に非常に役

立つものと考えられる．ソフトの維持管理もハードな維持管理と同様に長期間で考えるべき

と思われる．

　以上は，主に一般の機能に対する時間軸のシナリオを念頭に置いてきたが，一方で，空間

的性能の中である意味で特異な荷重である地震に対する安全性能のシナリオをいかに設定す

るかということも大きな課題である．地震は，不確定な時期のある一瞬に不確定な荷重作用

をもたらし，構造物の保有性能を上回ればインフラ構造物を破壊し，機能を停止させる．荷

重作用についてはかなり解明されているものの，阪神大震災の経験が示すように，発生確率

は低いが大きな強度を持つ地震動（内陸型直下型地震）にはそれまでの経験を上回る場合が

あることを理解する必要がある．それ故に，地震に対する万全のシナリオを描くことは，非

常に困難であり，あるリスクを伴いながら設定することになる．

　現状の想定される地震作用に対して，最低限崩壊を免れるように設定することは人命尊重

の観点から重要である．しかし，地震後の供用性能に対しては，すべての構造物に一律の安

全性を付与するのは，初期コストの面から言って現実的ではない．構造物の重要性と想定す

る地震動特性（地震動の強さ，発生確率，影響範囲等）に基づいて耐震性能を設定すること

が合理的と考えられる．著者らはこのような考え方で，構造物の重要度と想定する地震動に

おいて，表一6．2．1のように耐震設計における性能区分をPC構造物耐震設計規準案2｝で提示

している．最重要な構造物では，損傷をほとんど生じないように計画し，逆に重要度が標準

以下の構造物については，大きな強度を持つ地震動の場合，崩壊はしないがその後の修復は

困難な場合も考慮することを提示したものである．

　以上は，インフラ整備に当たって，終局状態のシナリオの設定や維持管理のカテゴリー分

けならびにソフトインフラの維持管理の重要性，そして耐震性能のカテゴリー分けについて

指摘したが，これらは技術者のみでは決定されず，国民の合意形成が必要な問題を含んでい

る．このような現状で，PC構造物のシナリオをどのように設定していくかは難しい問題であ

るが，以下に私見を述べる．

　一つのシナリオとしては，構造面での取り組みとして，構造物のモジュール化があると考

えられる．一般に，荷重作用や環境作用によって構造物が損傷や劣化を受けるとしても，構

造物全体が一度に機能不全に陥ることはないと考えられる．損傷や劣化が進み，使用不可能
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になる部位は限られている．したがって，その部分だけを取り替え，また構造物が必要とさ

れる機能を回復して使用することが考えられる．現在の補修の大型版ともいえる．そうする

ことにより，更新は部分的に済み，費用も少なくて済む．そのようなことが可能なように，

新設の重要構造物については，あらかじめ計画や設計段階で考慮しておくのである．すなわ

ち，損傷部位や劣化する部位を特定しておき，モジュール化し，後で更新できるような構造

計画としておくのである．こうすれば，終局状態のシナリオが設定されるまで，かなり永続

的に使用できるとともに，要求性能が変化したときにもその時代の技術で性能アップが容易

になると考えられる．

　現在も，橋梁では，支承の交換や伸縮継ぎ手の交換など橋梁付属物でモジュールの交換が

行われているが，交換が容易なようにあらかじめ計画しておくことが重要である．このよう

な構造としては，プレキャスト化やPC技術の利用が考えられ，　PC構造物も今後，モジュー

ル化が可能な部材として考えていくべきではないかと思われる．本論文で扱った外ケーブル

プレキャストセグメントPC構造やプレキャストPC構造もそのような構造物に発展させるこ

とが可能と思われる．

　次に，環境作用に対するシナリオの構築がある．構造性能の時間軸の中での変化について

定量的に扱った設計法としては，おそらくPC構造物の設計が最初ではないかと考えられる．

すなわち，PC構造物では，一般に，クリープやリラクセーションおよび収縮によって導入プ

レストレスの経時変化を設計で取り入れているのである．PC構造物の構造性能は，基本的に

プレストレスの持続によって確保されており，確保されなくなった場合には，急速に性能が

低下する．逆に言えば，プレストレスの確保が証明されれば，機能が確保されていることに

なる．

　PC構造物は一般にひび割れが制御されており，初期欠陥を除けば比較的一様なコンクリー

ト部材であり，環境作用に対しての影響が比較的わかりやすい構造物といえる．今後は，一

歩進めて，環境作用を特定し，その環境作用に対するPC鋼材の経時変化を設計に織り込ん

で明快な構造物とする必要がある．また，その前提として，施工欠陥を低減あるいは可能な

限り無くした施工性能に優れたPC構造物を計画し，初期品質を向上させるシナリオが重要

である．

　地震に対するシナリオ構築に当たっては，PC構造物では，被災を受けた後の残存プレスト

レスが重要となるとともにPC鋼材がかなりの損傷を受けた場合は，修復がかなり困難とな

ることを想定しておく必要がある．PC構造物は，国内で建設されてから半世紀あまりであり，

震災経験の蓄積が少ないのが現状であり，地震時保有性能や照査方法については，まだ多く

の課題を残しており，今後の研究に待つところが多い．したがって，重要構造物では，PC

鋼材の応答を降伏点や弾性限以下に留めるような照査や，被災後の対策として，補修時に外

ケーブルを設置できるような計画とするなどのシナリオをとるべきと考えられる．また，地

震の被災もまた前述したように部位が限られるものと考えられるため，モジュール化も有用
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虜6茸結粛

なシナリオになり得るものと考えられる．

　本論文では，プレキャストセグメント構造と超高強度コンクリートの利用に着目して研究

を行ったが，上記のシナリオ構築の一助になれば幸いである．

表一6．2．1耐震設計で考慮する地震動と耐震性能

重　要　度捌

耐震設計で考慮する地震動 A B C D
橋の供用期間中に発生する確率が高い地震動

iL1）
耐震性能⑫1 耐震性能1 耐震性能1 耐震性能2

タイプ1（プレート境界型

ﾌ大規模な地震）
耐震性能1 耐震性能2 耐震性能3 耐震性能3

橋の供用期間中に

ｭ生する確率は低
｢が大きな強度を
揩ﾂ地震動（L2）

タイプn（内陸型直下型地
k）

耐震性能2 耐震性能3 耐震性能4 耐震性能4

＃1）重要度は4つに区分；最重要な構造物（A），重要度が高い構造物（B），重要度が普通である構造物

　　（C），重要度が標準以下の構造物（D）：橋梁においては，重要度Bは道路橋示方書B種橋相当，重

　　要度Cは道路橋示方書A種橋相当を念頭に置いたもの．

＃2）耐震性能1：地震後の構造物や部材の機能が健全で，補修を必要としないで供用可能．

　　耐震性能2：地震後の構造物や部材の機能が期待でき，軽微な補修で機能回復が図れる．

　　耐震性能3：耐震性能2よりは大きな損傷を許容するが，地震後の構造物や部材の機能が期待でき，補

　　　　　　　修や補強で機能回復が図れる。

　耐震性能4：機能回復は期待できないが構造物全体は崩壊しない。

参考文献

1）塩野七生：すべての道はローマに通ず一ローマ人の物語X，新潮社，pp23－184，2001．12

2）プレストレストコンクリート技術協会：PC構造物耐震設計規準（案），第1編，　pp1－8，

　　1999．12
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