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論文要旨 

 

わが国は世界有数の地震国であることから，道路橋の設計において耐震性に十分配慮すること

が求められており，支承部に着目した場合，慣性力を複数の下部構造に分散させる地震時水平力

分散構造や，構造物の長周期化や高減衰化により作用する地震力を低減させる免震構造を採用し

ている．免震支承はアイソレート機能とエネルギー吸収による減衰機能を併せもったものであり，

1970年代にニュージーランドで鉛プラグ入り積層ゴム支承（LRB：Lead Rubber Bearing）が

開発され，1995年に発生した兵庫県南部地震以降は，道路橋の新設橋梁および既設橋梁の耐震対

策において着実に実績を増やしている．こうした背景のもと，20年以上の長期間に渡り供用され

る LRBが増えてきており，それに伴って様々な損傷が見られるようになってきた． 

本研究では，LRBの経年劣化損傷が常時ならびに地震時残存性能に与える影響について，長期

間にわたり供用され実際に経年劣化損傷が発生したゴム支承を用いて各種試験により検証する

とともに，その劣化メカニズムを追究することを目的とした．さらに得られた検証結果を用いて

免震ゴム支承の耐用年数の推定や維持管理目標について提案を行ったものである． 

 

力学的残存性能確認試験では，鉛プラグの突出による鉛量減少が原因となる減衰性能の低下，

ならびに経年劣化に伴うゴム硬化による剛性の増加が明らかになった．ゴム材料残存性能確認試

験では経年劣化によるゴムの硬化が確認された．さらに試験後の鉛プラグ状況の観察および当該

LRBの損傷履歴を踏まえると，供用中段階で相当の変状が起こっていたものと推察された． 

劣化 LRB を有する道路橋システムをモデル化して動的応答照査を行ったところ，道路橋示方

書標準波に対しては，劣化支承モデルの応答がリファレンス支承モデルと比較しても大きく，LRB

の経年劣化の影響が現れたが，上町断層帯の破壊を想定した最大級シナリオ地震動に対しては，

橋脚は倒壊する可能性があり，設定された耐震目標を達成するためには，必要な対策を講じる必

要があることが明らかとなった．また，支承特性値のパラメータスタディにより，時間の経過と

ともに LRBの最大応答ひずみおよび最大応力も徐々に低下していることから，等価剛性増加より

も切片荷重低下の影響が相対的に敏感であることが示された． 

鉛プラグの断面観察の結果，低サイクル疲労の影響が大きいことが判明した．また，鉛プラグ

の劣化メカニズムは，常時変形時において鉛プラグ表面の応力集中部でのひずみにより発生する

欠陥（きれつ）が発端となる可能性が高く，挙動解析の結果，上下鋼板および内部鋼板のエッジ

と接触している鉛プラグ要素に高い塑性ひずみが生じていることが判明した， 

さらに地震リスク評価において，道路橋の地震時性能レベルを構造要素ごとに定義し，各々の

レベルに対する機能損失コストを求めたところ，LRBの経年劣化の進展とともにも増大すること

が示された．これを基に 100年の評価期間における最適 LCCは，現状劣化時点で取替え，その後

終局状態に達する前に取替える予防保全との試算結果が得られた．なお，社会的割引率および劣

化速度（破断ひずみへ至るまでの期間）をパラメータとして LCCの検討を行ったところ，劣化速

度をパラメータとしたケースのほうが社会的割引率よりも効果があることが示された． 
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第 1 章 序論 

 

 

1.1 研究の背景および目的 

 

わが国では道路・鉄道・河川・港湾等に係る多数のインフラストックを保有しており，供用後

は各管理者による維持管理が行われてきているが，時間の経過とともに高齢化の問題に直面して

きている．特に道路橋は，図-1.1.1 に示すように第二次世界大戦後の高度経済成長期（1955～1973

年）を中心に建設され，わが国の経済発展と国民生活の向上に寄与してきたが，表-1.1.1 のとお

り橋長 15m 以上の道路橋の平均経過年数は 30 年を超えてきている[1-1]．道路は人の移動や物流

の大半を担う基盤インフラであり，その重要性から有事後においても機能の保持は社会的使命で

あるが，構造物の高齢化に伴う材質劣化がもたらす機能低下についても考慮に入れる必要がある．  

 

 

図-1.1.1 供用中道路橋の経年分布[1-1] 

表-1.1.1 道路種別ごとの平均経過年数[1-1] 

道路種別 橋梁数 平均架設年 平均経過年 

高速自動車国道 7,262 1985 27.4 

一般国道（指定区間） 12,989 1981 30.9 

一般国道（指定区間外） 13,498 1980 32.2 

主要地方道 17,423 1980 32.0 

一般都道府県道 17,082 1978 33.6 

市町村道 92,630 1979 33.2 

合計 160,884 1979 32.6 



第 1 章 序論 

2 

 

そのため，橋梁マネジメントシステム（BMS：Bridge Management System）等によるアセットマ

ネジメントの取り組み[1-2]や老朽化対策のためのメンテナンスサイクルの構築[1-3]を進めてい

るところである． 

 

同時にわが国は世界有数の地震国でもあり，インフラの供用期間中に構造物が中規模以上の地

震を受ける確率は低くないことから，その設計において耐震性に十分配慮することが求められて

いる．道路橋においては，近い将来に発生が予想されている南海トラフ地震に代表されるプレー

ト境界型の大規模地震，兵庫県南部地震に代表される内陸直下型地震の 2 種類の地震動を考慮し，

落橋に対する安全性を確保するとともに，地震後も橋としての機能を速やかに回復できるように

努めているところである．支承部に着目した場合，破壊による上部構造の落下を防止するという

観点から慣性力を複数の下部構造に分散させる地震時水平力分散構造や，構造物の長周期化や高

減衰化により作用する地震力を低減させる免震構造を採用している． 

地震時水平力分散構造としては，ゴムのせん断剛性を利用した積層タイプのゴム支承が代表的

な支承であり，多径間連続構造等に適用されている．1970 年代前半に開発，実用化されて[1-4]

以降，広く普及するようになった．一方，免震構造としての支承は，ゴム支承本体の水平剛性を

利用したアイソレート機能とエネルギー吸収による減衰機能を併せもったものである．1970 年代

中頃にニュージーランドで鉛プラグ入り積層ゴム支承（LRB：Lead Rubber Bearing）が開発され

[1-5]，高減衰ゴム支承（HDR：High Damping Rubber Bearing）と合わせて 1980 年代後半よりニュ

ージーランド，アメリカ，日本等において道路橋の新設橋梁および既設橋梁の耐震対策に採用さ

れており，以降着実に実績を増やしている． 

1995年 1月 17日に発生した兵庫県南部地震では，道路橋において多大な被害があった[1-6][1-7]

が，支承被害に着目した場合，被災地域の直轄国道，高速自動車国道および阪神高速道路の高架

橋に用いられていた鋼製支承の約 49%は何らかの被害があり，約21%が甚大な被害を受けた[1-8]．

一方でゴム支承の被害は少なく，激震地域には設置されていなかったが免震支承を用いた橋梁は

無被害であったことが報告されている．これらの道路橋の被災経験を踏まえて同年 2 月 27 日に

建設省（当時）より通知された「兵庫県南部地震により被災した道路橋の復旧に係る仕様（復旧

仕様）」[1-9]では，ゴム支承を積極的に用いることが望ましいと記述された．これを受け，兵庫

県南部地震で被災した阪神高速道路 3 号神戸線の復旧工事において免震支承をはじめとするゴム

支承が本格的に採用され，その数は約 10,000 基にのぼっている[1-10]．翌 1996 年に免震設計が道

路橋示方書[1-11]に規定されて以降，新設・既設を問わず耐震対策としてゴム支承を適用してきて

いることは周知の事実である． 

 

こうした背景のもと，20 年以上の長期間に渡り供用されるゴム支承が増えてきており，それに

伴って様々な損傷が見られるようになってきた[1-12][1-13]．積層ゴム本体の異常変形や表面きれ

つ等が主なものとして挙げられるが，いずれも目視にて確認できる損傷しか報告されておらず，

ゴム内部の状態は把握できないのが現状である．また，耐震性に関して，新設・既設にかかわら

ず道路橋示方書等に規定される性能を満たすよう設計施工されているものの，その後の時間経過

に伴う材質劣化は考慮されておらず，そのような耐震デバイスが設計どおりの性能を有している

か，あるいは地震後に必要とされる道路機能が保持されているかまでは評価できていない． 

2011 年 3 月 11 日に発生した東北地方太平洋沖地震において，兵庫県南部地震以降の基準で設
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計されたゴム支承が破断するという被害が生じた[1-14]．幸いにも落橋までの被害には至ってい

ないが，ゴム支承を有する橋梁は地震による大被害は受けないという一種の安全神話は脆くも崩

壊した．その後の調査により，ゴム等の経年劣化もしくは建設後の地震変形によるせん断変形性

能の低下が原因であったという考察がなされている[1-15]． 

 

2014 年 6 月に国土交通省道路局国道・防災課より直轄国道管理者へ通知された「橋梁定期点検

要領」[1-16]によると，支承に関する損傷程度の評価区分は「損傷なし」か「支承部の機能が損

なわれているか，著しく阻害されている可能性のある損傷が生じている」の 2 区分しかなく，後

者に区分されるゴム支承の損傷としては，「破損・断裂・異常な変形」とされている．したがっ

て，現状で把握しうる表面きれつ等は「損傷なし」に区分されるものであり，支承の基本的な機

能である荷重伝達機能や変位追随機能への影響は軽微か無視できるものと考えられている． 

しかしながら，前述の東北地方太平洋沖地震で破断した事例や，篠原ら[1-17]により確認され

た損傷は，ゴム支承内部において何らかの経年劣化が発生および進展した結果によるものと考察

されている．つまり，ゴム支承を構成する部材，特に目視で確認不可能な支承内部における劣化

は耐震性能への影響が大きいと想定できる．したがって，劣化したゴム支承がどの程度の残存性

能を有しているかを把握すること，併せてその劣化メカニズムを解明することは維持管理上重要

であると考えられる． 

 

ゴム支承の経年劣化およびそれに伴う損傷は普遍的に発生する現象であると考えられること

から，本研究ではゴム支承の経年劣化損傷が常時ならびに地震時残存性能に与える影響について，

長期間にわたり供用され実際に経年劣化損傷が発生したゴム支承を用いて各種試験により検証

するとともに，その劣化メカニズムを追究することを目的とした．さらに得られた検証結果を用

いてゴム支承の寿命の推定や耐震性能評価方法等について提案を行ったものである． 

 

 

1.2 ゴム支承の変遷と現状 

 

1.2.1 ゴム支承の変遷 

現存する最も古い橋梁用ゴム支承は，1889 年にオーストラリア Melbourne 市の鉄道高架橋にお

いて設置された防振ゴムパッドとされている[1-18]．これは防音・振動対策を目的として設置さ

れたもので，厚さ 0.5 インチ（12.7mm）の単層の天然ゴム（NR：Natural Rubber）製であり，120

年以上経た現在もなお使用されている．日本では，1950 年代にフランスよりクロロプレンゴム

（CR：Chloroprene Rubber）製パッド型ゴム支承を輸入し，国鉄（現 JR）大阪環状線天王寺駅舎

で使用されたのが最初であり[1-19]，1961 年の同東北本線鬼怒川橋梁（PC3 径間連続箱桁橋 5 連）

で本格的に採用された[1-20]．パッド型ゴム支承は小規模なコンクリート桁の橋梁の可動・固定

構造の支承部に採用されることが多いが，上部および下部構造への定着は行わず，沓座に載せる

だけで施工される．また，地震時慣性力を負担することはできないため，アンカーバーなどの支

承と別構造のストッパーで対応することが多い． 

本格的な積層ゴム支承として歴史的に最も古いとされているのが，1957 年にイギリス Lincoln

市にある道路橋 Pelham Bridge（鋼橋）に使用された天然ゴム製の積層ゴム支承である[1-21]．平
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面寸法は 613mm×410mm，ゴム 5 層の総厚 181mm であり，鋼桁の温度伸縮を吸収する目的で設

置されたものである．なお，導入時に鉛直および水平剛性試験を実施した記録はあるが，その結

果は残されていない．日本では 1974 年に大阪府堺市の国道 26 号宿院高架橋（PC 連続橋）にて地

震時水平力分散型ゴム支承が導入された[1-19]．この構造はゴム支承の上下に鋼板を設置し，水

平力を下部構造に伝達させるものであり，橋梁の多径間連続化において上部構造の慣性力を複数

の下部構造に分散させるための一手法として用いられた． 

 

1970 年代以降，建築・原子力分野で研究ならびに適用が進んでいた免震技術を，橋梁支承部に

導入する動きが出現した．免震支承はゴム支承本体のせん断剛性を利用して地震時水平力を分散

させることで橋梁の固有周期を長くするのに加え，減衰機能を持たせて地震力を低減する支承で

あり，代表例として，ゴム支承内部に鉛を挿入した鉛プラグ入り積層ゴム支承（LRB）や，ゴム

自体に減衰機能を持たせた高減衰ゴム支承（HDR）がある．図-1.2.1 に構造概略図を示す． 

LRB は 1970 年代にニュージーランドの Robinson et al.[1-5]によって開発された免震デバイスで，

積層ゴムに円柱状の孔を設け，そこに純度 99.99%以上の鉛地金より製作した鉛プラグを圧入し一

体化したものである．鉛は非常に低い応力で降伏し，塑性域において安定した変形特性を有する

ことに加え，塑性変形により生じた結晶格子のずれは変形終了後の再結晶と結晶粒子の成長が常

温で速やかに行われることで変形前の性質に戻る[1-22]．これらの特性を利用して地震エネルギ

ー減衰，すなわち地震応答の低減を図っている．最初に適用されたのは，建築物ではニュージー

ランドの首都 Wellington にある William Clayton building（1981 年完成），橋梁では同じくニュージ

ーランド北島の Mangaweka にある Toe Toe Bridge である[1-23][1-24]．日本においては，1991 年に

静岡県春野町（現浜松市天竜区）・国道 362 号の宮川橋（鋼 3 径間連続Ｉ桁橋，橋長 105.8m）が

初の免震設計橋梁として LRB を採用している[1-25]．既設橋梁においては，1990 年代初頭から主

桁連結に伴う水平力分散を目的として導入（鋼製支承からの取替え）しており，阪神高速道路 12

号守口線において導入された[1-26]のをはじめ，兵庫県南部地震後は耐震性向上のために多く採

用されている． 

 

 

 

 （a）LRB （b）HDR 

図-1.2.1 免震ゴム支承構造概略図 
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HDR はゴム分子間相互のエネルギー吸収能力を高めた特殊配合ゴムを使用した免震積層ゴム

支承で，建設省（当時）土木研究所と民間 28 社との官民連帯共同研究「道路橋の免震構造シス

テムの開発」（1989～1992 年）の一環として開発されたものである[1-27]．最初の適用事例として

施工されたのは，1992 年に栃木県烏山町（現那須烏山市）・国道 294 号の山あげ大橋（PC6 径間

連続箱桁橋，橋長 246.3m）である[1-28]．なお，近年では HDR の持つ減衰性能をさらに向上させ

た超高減衰ゴム支承（HDR-S）も開発，実用化されてきている． 

現在に至るまで，単純桁の連結化による地震時水平力分散設計ならびに超多径間連続橋や長大

橋等の免震設計においてこれらのゴム支承が多数採用されてきている． 

 

1.2.2 ゴム支承設計の概要 

土木工学は経験工学であるとよく言われるが，特に道路橋の耐震設計の変遷に関しては大規模

地震が発生するごとにその被害経験等に基づいて耐震性能を向上させる設計法ならびに基準の

改定が行われてきており，その傾向が強いことがうかがわれる．従来の道路橋の地震に対する設

計は，構造物が地震に抵抗できるだけの耐力を有するように設計する概念である“耐震設計”が

基本的な考え方であった．一方，“耐震設計”と異なる地震に対する設計の考え方として，“免震

設計”がある．“免震設計”とは，構造物の長周期化および高減衰化により，構造物に作用する

地震力を低減させる概念である． 

ゴム支承の設計においては，大きく「地震時水平力分散設計」と「免震設計」とに分類される．

前者は地震力を多点に分散させることで橋脚へ伝達する水平力をその保有耐力以下に抑える設

計法であることから，“耐震設計”であると言える．後者はゴム支承にアイソレート機能とダン

パー機能を併せ持たせて，変形とエネルギー吸収を支承部に集中させる設計法である．免震設計

の利点は下記のとおり列挙するこができる[1-29]． 

① 設計思想が簡単： 地震エネルギーが集中する位置を限定しており，最初からその箇所が塑

 性化（損傷）してもよいように，もしくは地震後に取り替えが容易にで

 きるように設計，製作，施工すればよい． 

② 損傷を制御できる： 免震装置以外の構造部材の損傷をなくすか，軽微な損傷にとどめる

 ことができる． 

③ 経済的な設計ができる： 免震装置の採用により，下部構造に作用する地震力を分散，軽減

 でき，経済的な設計とすることができる． 

④ 補強設計に有効：下部構造の強度やねばり等が不十分な既設橋の耐震補強にも利用できる． 

 

大規模地震を考慮した支承構造に関する設計法は兵庫県南部地震以前より検討が進められて

おり，1988 年に「道路橋の免震設計法ガイドライン(案)」[1-30]，1992 年には「道路橋の免震設

計法マニュアル(案)」[1-31]がそれぞれ示され，構造物を弾性範囲で設計する“耐震設計”から，

ある程度の塑性域までを考慮し，かつ，地震時エネルギーを吸収するデバイスを付加した“免震

設計”に関する技術的な基礎が確立された．さらに，兵庫県南部地震による被災構造物の復旧に

おいて免震支承が多く用いられるとともに，1996 年の道路橋示方書改訂において免震設計が基

準化されることにより，免震橋梁の採用が一気に加速した． 

 

 



第 1 章 序論 

6 

 

道路橋の免震設計は，免震支承のエネルギー吸収機能による減衰効果と水平方向の低剛性によ

る構造物の長周期化の効果により，橋梁全体系に作用する地震力を低減させることにある．海外

では，短周期域では強度が大きいが長周期域では急激にその強度が小さくなる設計震度が用いら

れることから，長周期化より地震力を低減させる設計が一般的である．一方，日本では軟弱な地

盤が多く，1.0 秒超の固有周期帯においても設計震度の強度が比較的大きいこと，大変位に対応

した伸縮装置の大型化は騒音・振動等の環境面から好ましくないことより，構造物の長周期化は

避けられることが多い．これらの理由から，日本の道路橋における免震設計においては，免震支

承の長周期化による効果よりも，高減衰化による効果に期待した設計体系が構築されてきた． 

地震時水平力分散ゴム支承は弱い非線形履歴特性とひずみ依存性を有するが，設計で用いる範

囲ではひずみ依存性のない線形部材としてモデル化する．一方，免震支承は強い非線形履歴特性

とひずみ依存性を有しているため，等価線形部材としてモデル化する場合は等価剛性と等価減衰

定数を，非線形部材としてモデル化する場合は一般的にバイリニアモデルを用いて一次剛性や二

次剛性等ひずみ依存性を考慮して算出する．その特性式はタイプごとに示されており，これらの

特性値を確認するために製品の全数検査を行い，通常はせん断ひずみ 175%時の等価剛性および

等価減衰定数により品質管理を行っている．ゴム支承の履歴特性曲線を図-1.2.2 に示す． 

図-1.2.3 は免震支承を用いた橋梁の免震設計の流れを示したものである[1-32]．設計のフローは，

①免震支承の諸元を仮定～決定する部分，②決定された免震支承の動的特性をモデル化する部分

および，③モデル化された免震支承を橋梁全体系モデルに組み入れて地震応答を求め，免震支承

に生じた地震応答が許容値以内に収まることを確認する部分からなる．このフローには，免震支

承の照査という作業が 2 回現れており，①における免震支承の照査は免震支承の諸元を決めるた

めの設計作業に相当するのに対し，③はモデル化した免震支承を含む橋梁全体系を対象とした非

線形動的解析による耐震性能照査作業のことであり，ここで照査を満足しない場合は最初の免震

支承の諸元の仮定に戻る．フロー中，「0.9×設計変位≦免震支承に生じた最大応答変位≦1.1×設

計変位」とあるが，免震支承は変位の大きさによって剛性や履歴減衰等の力学的特性が変化する

ため，非線形動的解析によって求められた最大応答変位と免震支承の非線形モデル作成時に用い

た免震支承の設計変位との差が±10%より大きい場合には，免震支承の非線形モデルを修正した

動的解析を繰り返し行わなければならないことを意味している[1-22][1-32]． 

 

  

(a) 地震時水平力分散支承 (b) 免震支承 

図-1.2.2 ゴム支承の履歴特性曲線 
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図-1.2.3 免震支承を用いた免震橋の地震時の設計の流れ[1-32] 

 



第 1 章 序論 

8 

 

1.2.3 ゴム支承の現状 

(1) 供用年数の増加 

前述のように，特に兵庫県南部地震以降，地震時水平力分散設計や免震設計等により積層ゴム

支承の採用が進み，耐震性の向上が図られてきた．ゴム支承協会の資料（図-1.2.4）によると，1997

年から 2006 年にかけて全国的にゴム支承の導入が進められてきており，2016 年現在，それらは

供用から 10 年以上を経過していることがわかる． 

阪神高速道路においては，1980 年代半ばからゴム支承が導入され，全支承約 88,000 基に対し

ておよそ 1/3 を占めるまでとなっている．ゴム支承の種類としては，初期はコンクリート桁での

リングプレートタイプ支承が主流であったが，1990 年頃から主桁連結に伴う水平力分散を目的と

した積層タイプが使われるようになった．兵庫県南部地震後は前述のとおり耐震性能向上のため

のゴム支承（LRB や HDR など）となっている．2016 年現在での供用年数ごとの割合は図-1.2.5

のとおりである．供用後 11～20 年弱を経過しているゴム支承が大半を占めているが，これは兵庫

県南部地震以降に震災復旧工事ならびに耐震対策工事（主桁連結を含む）において鋼製支承から

取替えられたものが該当する．また，それ以前に設置され供用年数が 20 年超のゴム支承も 1 割

程度のアセットがある． 

 

 

図-1.2.4 ゴム支承の納入実績（1994～2007 年）[1-33] 
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図-1.2.5 阪神高速道路におけるゴム支承の供用年数（2016年現在） 

 

(2) 供用下における損傷 

a) 常時の損傷 

支承部には死荷重や活荷重等の鉛直荷重，風荷重や温度変化による桁の伸縮に伴う水平荷重が

常時作用しており，これらを支持するとともに，桁のたわみやねじれに伴う回転に追随する機能

も求められる．しかしながら，支承部の設置されている環境は，漏水や雨水，温度変化等の影響

を受けやすいことが多く，維持管理上比較的厳しいと言える．常時におけるゴム支承の損傷形態

は図-1.2.6 に示すとおり多岐に及んでいる[1-4]．これらの損傷形態のうち，ゴム本体の劣化やき

れつ，各部材の腐食は，供用年数の増加に伴う経年劣化損傷と考えてよい． 

阪神高速道路において 2006～2015 年度の間に報告されたゴム支承の A ランク損傷は 845 件で

あり，その損傷内訳を図-1.2.7 に示す．ここで A ランク損傷とは「機能低下があり，対策の必要

がある」場合に判定される損傷のことである．ゴムの経年劣化による損傷と考えられる「きれつ」

や「上沓被覆ゴム破れ」，ゴム破れに伴う「鉛突出」は現時点まででは全体の 15%程度であるが，

今後経年劣化が進めば増加していくと予測される．ここで「きれつ」はオゾン劣化もしくは変形

に伴う応力集中部（引張部）で生じた筋状のクラック，「破れ」は応力集中部でない被覆ゴムが

引張以外の要因により開口した状態のことである．これらの事例を写真-1.2.1 に示す． 

 

次に，LRB における代表的な損傷を以降に示し，発生要因を考察する． 

①ゴムきれつ： きれつは写真-1.2.2(a)に示すようにゴム表面に発生する．この事例は被覆ゴムに

生じたものであるが，桁伸縮によるひずみ変形で引張応力が大きく生じる部分で

起きていると考えられる．また天然ゴムの場合は耐オゾン抵抗性に乏しいため，

オゾン劣化に起因するきれつの可能性もある． 

②ゴム側面ふくれ： 写真-1.2.2(b) のように支承側面の一部がふくらむもので，これは内部の鉛プ

ラグに何らかの変状が発生しゴムを押し出した可能性が考えられる．この損

傷が見られるのは橋軸方向の面であり，かつ側面から鉛プラグまでのかぶり

（縁端距離）の小さい LRB に多いことがわかっている． 

222基 
(1%) 

5,107基 
(17%) 

20,681基 
(70%) 

2,141基 
(7%) 

1,450基 
(5%) 

～10年 

11～15年 

16～20年 

21～25年 

26年～ 
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図-1.2.6 常時におけるゴム支承の損傷形態[1-4] 

 

 

図-1.2.7 阪神高速道路における積層ゴム支承の A ランク損傷の内訳（2006～2015 年） 

 

  

(a) きれつ (b) 上沓被覆ゴム破れ 

写真-1.2.1 ゴム支承損傷 

ボルトのゆるみ・欠損 

41.4% 

鋼材の腐食 

22.7% 

きれつ 

14.0% 

隙間 

7.0% 

上沓被覆ゴム破れ 

1.1% 

変形 

0.5% 

ふくれ 

0.4% 

鉛突出 

0.2% 

その他 

12.8% 
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③鉛突出： 文字どおり鉛プラグが支承より外へ突出するものであるが，損傷パターンには 2 種類

ある．一つは支承上面から鉛が出るもの（写真-1.2.2(c)）で，他方は側面からの押し

出し（写真-1.2.2(d)）である．前者の要因は，フランジ幅の狭い鋼鈑桁での支承取替

えの際に，ソールプレートをフランジ幅に合わせることが多く，鉛プラグの一部がソ

ールプレートに覆蓋されないため，上載荷重が鉛プラグに対して不均一にかかる影響

により突出に至るものと推定される．後者は，鉛プラグから支承側面までの縁端距離

が小さい場合，その方向の拘束圧が相対的に小さくなることから，地震力もしくは桁

の温度伸縮に伴うせん断変形を受けると鉛が拘束力の小さい側へ押し出され，それが

繰り返されることで最終的にはゴムを破って側面から突出すると考えられる． 

 

これらの損傷に対する補修としては，オゾン劣化によるきれつ進行を抑制するための補修材塗

布がなされている[1-34]程度で，他の損傷に対しては取替え以外の補修方法が確立されていない

ために「経過観察」の点検判定となっているものがほとんどである．しかしながら，ゴム側面ふ

くれや鉛突出は鉛プラグ自体が内部で変状していることを示唆しており，設計で考慮する減衰性

能を満足しない可能性がある．加えて地震のような大変形を受けずに損傷が発生していることか

ら，桁の温度伸縮に伴うひずみ変形（最大 70%ひずみ，以下「常時変形」と呼ぶ．）のみで起こ

っているものと考えられる． 

 

  

(a) ゴムきれつ (b) ゴム側面ふくれ 

  

(c) 支承上面からの鉛突出 (d) 支承側面からの鉛突出 

写真-1.2.2 LRB における損傷事例 
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b) 地震時の損傷 

地震時における支承部の損傷形態を図-1.2.8 に示す．損傷形態としては，ゴム本体のきれつや

層間はく離，ゴムのずれ，落下等のほか，下部構造もしくは上部構造の移動による残留ひずみや

ゴム支承本体の破断が生じた事例もある．以下に，近年発生した大規模地震においてゴム支承が

損傷した事例を概況する． 

 

1995 年 1 月 17 日に発生した兵庫県南部地震（モーメントマグニチュード Mw 6.9）は，高度に

インフラが発達した大都市部の直下で起きたこと，それまでの設計で想定した地震力を大きく上

回る地震力が作用したことが複合し，支承部にも甚大な被害が生じた[1-4]．しかしながらその大

半は鋼製支承によるもので，ゴム支承に関しては被害調査された 244 支承線のうち約 10%に損傷

が確認されたものの，被災度 A のものはなかった（表-1.2.1）．阪神高速道路 5 号湾岸線に設置さ

れた分散支承にゴム本体きれつが 1 例あった以外は，層間はく離や層間ずれであり，これによる

上下部構造への影響は軽微と判定されている．また，免震支承は地震動の激しかった地域には設

置されていなかったものの，損傷は見られなかったと報告されている． 

 

2007 年 7 月 16 日に発生した新潟県中越沖地震（Mw 6.7）では，震度 6 強を記録した柏崎市を

中心にゴム支承の損傷が報告されている[1-4][1-35]．ここで顕著に見られた損傷は端部橋脚（橋

台）の移動によるゴム支承の残留変形で，最大で約 240%のひずみが生じていた．その他，ゴム

支承の地震時移動量が設計量を大きく上回ったことにより，橋台パラペットへ桁が衝突してひび

割れが発生した事例も確認された．なお，いずれのゴム支承も兵庫県南部地震以降の設計法を適

用しており，落橋等の大被害へは至っておらず，所要の耐震性能は満足したものと考えられる．

また，残留変形は 250%を超過していないことや，地震によるきれつやはく離等の損傷が確認さ

れなかったことから再利用可能と判断され，上部工のジャッキアップののち変形解放を行ってい

る[1-36][1-37][1-38]． 

 

また，2011 年 3 月 11 日の東北地方太平洋沖地震（Mw 9.0）および同年 4 月 7 日に発生したそ

の余震（Mw 7.1）において，破断を含む複数のゴム支承の損傷が報告されている[1-39]．これら

の多くは 1996 年道路橋示方書以降の耐震基準で設計および製作されたタイプ B 支承であり，そ

の地震損傷被害は初めての事例である． 

仙台東部道路ならびに仙台北部道路にて破断した水平力分散ゴム支承に対して行われた性能

試験の結果より，変形性能が新規製作された再現支承に比べて大きく低下しているという特筆す

べき内容も報告されている．また，仙台東部道路のゴム支承の破断メカニズムは，桁の回転等に

より大きく変形した結果，ゴム支承に大きなせん断ひずみが発生したことで破断に至ったものと

考えられている．なお，破断面はゴムと補強鋼板の界面およびその付近であったが，破断位置に

はばらつきがあり特徴は見られなかった[1-15][1-40]． 

国道 6 号バイパス旭高架橋では免震支承（スプリング拘束型鉛プラグ入り積層ゴム支承）に水

平方向の大きなきれつが生じた．支承の詳細観察を行ったところ，きれつは表面から約 9cm の深

さまで達しており，内部鋼板とゴム層がはく離していることが明らかとなった．また，鉛プラグ

の破断や，一部が茶褐色の酸化鉛になっていることも判明した[1-41][1-17]． 
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さらに，2016 年の熊本地震では，4 月 14 日夜に前震（Mw 6.2）が起こった 28 時間後に本震（Mw 

7.0）が発生し，これらを含めて極めて短期間のうちに規模の大きい地震が断続的に発生するとい

う過去にほぼ前例を見ない事例となっている．この地震においてもゴム支承の破断を含む損傷が

報告されている[1-42]．詳細な原因解明等は今後を待つ必要があるが，最初の地震動により何ら

かの損傷を受けて耐荷力の低下した状態となり，その直後の地震動でさらに損傷が進展して破断

へ至った可能性が考えられる． 

 

 

図-1.2.8 地震時におけるゴム支承の損傷形態[1-4] 

 

表-1.2.1 兵庫県南部地震における支承材料と被災度の関係（支承線数）[1-4] 

支承形式 
被災度 

合 計 
A B C D 

鋼製支承 986 (20.7%) 603 (12.6%) 681 (14.3%) 2,503 (52.4%) 4,773 (100%) 

ゴム支承 0 (0%) 6 (2.5%) 19 (7.8%) 219 (89.8%) 244 (100%) 

合 計 986 (19.7%) 609 (12.1%) 700 (14.0%) 2,722 (54.3%) 5,017 (100%) 

※被災度の定義・・・ A： セットボルト，アンカーボルトの破断やソールプレート，ボス部の被害のあるもの 

 沓座コンクリートが破壊したもの 

B： ピンの破断，上沓ストッパーの破断があるもの 

 ローラー，アンカーボルトの抜け出しがあるもの 

 移動制限装置が破損したもの 

 沓座モルタルが破壊したもの 

C： 上沓，下沓が変形したもの 

 セットボルトがゆるんだもの 

 移動制限装置に変形もしくはきれつが生じたもの 

 沓座コンクリート・沓座モルタルにきれつが生じたもの 

 わずかな層間はく離，層間ずれ，変形を生じたもの 

D： 損傷がないか，あっても耐荷力に影響のないきわめて軽微なもの 
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1.3 ゴム支承の劣化メカニズムと既往の研究 

 

1.3.1 ゴム支承材料の経年劣化メカニズム 

一般的なゴム支承の主要材料として使用される天然ゴムは，ゴムの木から採取される樹液を原

料とし，所定の物性が得られるように各種の添加剤（硫黄，カーボンブラック等）を加えて作ら

れている．ゴム材料は硫黄等により架橋された三次元網目構造を有しており，この網目構造を形

成する長鎖分子や架橋部分は，熱やオゾン等の劣化因子によって，切断や再結合といった分子構

造変化が生じる．分子構造の変化が繰り返されると，ゴム材料の伸びや破断強度といった材料特

性も変化する．これがゴム材料の劣化であり，主な劣化要因として熱酸化，オゾン，光などが指

摘されている[1-43]． 

熱酸化劣化は，ラジカル（不対電子を持つ原子や分子，あるいはイオン）が酸素と反応してパ

ーオキシラジカルを生成し，パーオキシラジカルがゴム分子から水素を引き抜き，新たなラジカ

ルを発生させる連鎖反応である．この反応はゴム分子の構造や配合剤の種類により大きな影響を

受ける．一方，オゾンによる劣化は，強力な酸化作用を持つオゾンが，主にゴム表面の二重結合

に作用し分子の切断を引き起こす．引張ひずみを有している部分は著しくオゾンによる影響を受

けることが知られている． 

 

LRB に使用される鉛は純度 99.99%以上のものが用いられているが，これは低い応力で降伏さ

せて塑性域でのエネルギー吸収を図ると同時に，変形終了後の再結晶と結晶粒子の成長により塑

性変形により生じた結晶格子のずれを速やかに元に戻すためである．LRB 中の鉛は密閉された状

態であり，基本的に空気や水に触れることはないため酸化や腐食は発生しがたいと考えられる．

しかし，写真-1.2.2(c)および写真-1.2.2(d)のように鉛プラグが支承外へ突出した場合は，プラグ孔

と鉛との間に空隙が生じることから，空気との接触や水等の浸入により劣化が発生する可能性が

ある． 

また，常時や地震時の変形や振動から起こる金属疲労について考慮する必要がある．一般に金

属疲労としては，①繰返し荷重や温度変化による疲労劣化，②高温，長時間使用による材質劣化，

③クリープ劣化が挙げられるが，道路橋において LRB を使用する場合はすべての疲労ケースが当

てはまるものと考えられる．常時変形は毎日発生するものであり，長期間供用した場合の累積変

形量は膨大になること，またその速度は非常に緩速であることがその理由である． 

 

1.3.2 ゴム支承に関する既往の研究 

(1) 力学特性評価 

ゴム支承の力学特性評価に関する過去の研究成果として，石橋ら[1-44]は東名高速道路・東名

阪自動車道で 7 年ないし 10 年程度使用されたゴム支承を回収し，実物大圧縮試験，実物大圧縮

せん断試験，化学成分分析および物理試験を実施している．回収した支承と同一仕様の新規製品

を比較した結果，鉛直剛性は使用後の支承の方が新規支承に比べて大きかったが，水平剛性はど

ちらも同程度であり，化学的，物理的物性も著しい変化は認められず，実用上問題はないと報告

されている．これらは兵庫県南部地震以前のゴム支承（旧道路橋示方書におけるタイプ A 支承）

であるのに対し，曽田ら[1-15]は東北地方太平洋沖地震により発生した地震時水平力分散ゴム支

承の破断の原因を調べることを目的として，ゴム支承から採取した試験片を用いた材料試験や，
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現地に残存し外見上損傷が見られなかったゴム支承，および建設当時の配合により再現した新規

製作品のせん断変形性能試験を実施している．その結果，既設のゴム支承は，せん断変形性能が

低下していることが明らかとなり，地震以前に経年劣化に伴い既に性能が低下していた可能性を

指摘している． 

LRB に関する既往の研究として，力学特性を評価するための試験や実構造への設計事例は数多

く報告されている．また，近年は数値解析による評価手法も提案されており，松田ら[1-45]は LRB

の有限要素モデルを提案し，シミュレーションにより減衰性能を精度よく評価している．同様に，

Constantinou et al.[1-46]は様々な諸元の LRB を用いた力学試験ならびに有限要素解析を行い，双

方の比較により妥当性を検証している．しかしながら，これらの研究で用いられた LRB の形状の

多くは，建築構造物等で多数採用されている円柱形の中心部に鉛プラグが挿入されたものであり，

かつゴム厚も橋梁用支承と比べると薄いという点が異なっている． 

橋梁用支承を対象とした評価として，篠原ら[1-17]が東北地方太平洋沖地震により損傷した鉛

プラグ入り積層ゴム支承の力学特性評価を行っており，特性値の評価において剛性の増加や減衰

能の低下を確認するとともに，レベル 2 地震時許容ひずみに相当する水平変位を与える載荷試験

において 250%に至らず破断したことを示した．ただし，当該支承は鉛プラグ周囲のゴム層にス

プリングを入れて拘束力を高める構造となっており，図-2.2.1 に示すような LRB とは構造をやや

異にするものである． 

 

(2) 経年劣化および耐久性評価 

ゴム支承に使用されるゴム材料の評価を行った過去の事例について触れる．1889 年にオースト

ラリアのメルボルン鉄道高架橋へ設置された世界初の天然ゴム防振パッドは，設置後 96 年目に

ゴム材料に関する調査が行われた結果，ゴムの表面は劣化し物性が低下しているが，表面より

5mm 以上の内部では，ゴムの架橋密度，破断伸びおよび破断強度の変化はほとんど見られず，劣

化の進行がないことが報告されている[1-47]．英国 Lincoln 市の Pelham Bridge における天然ゴム

製の積層ゴム支承は 1956 年に供用開始し，その約 40 年後に実施された調査において，水平剛性

は設計値に比べ約 10%増加しており，ゴムの硬度，破断伸びおよび破断強度は表面より 50mm 程

度まで変化していたと報告されている[1-21][1-48]．以上は，現在の製造方法やわが国の環境とは

異なるも，橋梁にて長期間にわたり供用された実物を用いた貴重なデータある． 

伊藤らは，支承用ゴムの劣化特性を予測することを目的として，種々の環境条件下での長期的

な加熱促進実験を行い，橋梁支承用の天然ゴムと合成ゴムの両者にとって主要な劣化因子が熱な

らびに光であることを明らかにした[1-43]．また，天然ゴム支承では，表面からある深さまでし

か劣化が進行しないことを明らかにし，実環境下での橋梁支承用天然ゴムの物性変化を予測する

劣化予測手法[1-49]，さらに劣化した天然ゴム支承の等価水平剛性を推定できる簡便な算定式を

提案し，設計への適用方法を示した[1-50]． 

また，道路橋ゴム支承のオゾン劣化に関する評価も行われている．鵜野ら[1-51]はきれつ発生

箇所でのひずみを求め，劣化促進試験によりきれつ発生時期を推定した結果，5 年程度で発生す

ることを示した．兼子ら[1-52]はオゾン劣化促進試験によりオゾンクラックの進行限界を確認す

るとともに，試験後の供試体のせん断変形性能試験を行いオゾンクラックがゴム支承のせん断変

形に悪影響を及ぼすことはないと結論づけている． 

建築分野におけるゴム支承の評価として，森田ら[1-53]は支承メーカー等へのアンケート調査
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を実施し，支承の経年変化の実態把握を行っている．本多ら[1-54]は経年変化を考慮した LRB 復

元力モデルを作成し，地震応答解析により LRB の長期耐久性の評価を試み，建物の最大応答に及

ぼす影響は小さいと評価している．以上の研究はいずれもゴムの劣化をターゲットとしており，

鉛プラグはその対象とはなっていない．一方で金澤ら[1-55]は次世代原子力施設での採用を検討

している LRB に関して，設計値以上の変形領域におけるゴムハードニングおよびゴム破断に伴う

免震システムへの影響について，大型振動台実験により評価しており，破断時に鉛プラグの一部

が放出されたことにより減衰性能が損なわれているとの結果が得られている．さらに永田ら

[1-56]は大型振動台実験後の LRB の詳細調査を実施しており，LRB の破断はゴム母材が開始点で

あると推定するとともに，過大なひずみ経験後もゴム破断特性に変化はなく接着層の健全性は損

なわれなかったと判断している．これらは新規製作支承に対して実験されたものであり，経年劣

化の要素は考慮されていない． 

これに対して，免震・制震デバイスに用いられる鉛材料を対象とした既往の研究としては，ひ

ずみ速度や温度の依存性を考慮した応力－ひずみ関係を評価した報告がある．吉田ら[1-57]は鉛

の引張試験を実施し，局所変形の画像計測を適用することで力学特性データを得ており，松田ら

[1-58]はひずみ速度と温度に依存する鉛材料の構成式を提案している．劣化に影響する疲労など

を考慮した評価は Guruswamy[1-59]によるものがあるが，微小変形によるものを対象としており，

LRB で考慮しなければならない大変形の条件ではほとんど評価されていない．また，丸田ら[1-60]

は建築用ダンパーに使用される純鉛の高サイクル疲労特性に関して実験によりきれつ進展挙動

を評価しているが，こちらも微振動のみを考慮したものとなっている． 

 

1.3.3 LRB の耐久性に関する未解明点 

ゴム支承，特に本研究の対象とする長期間供用下にある LRB に関して，既往の研究にて解明さ

れていない点は以下のとおりである． 

①長期間供用した LRB の残存性能評価 

前述のとおり，長期間供用に伴う劣化損傷が顕在化しつつある．そのような状態の LRB が設計

上必要とされる性能を保有しているか，すなわち損傷後の残存性能が所要の性能を上回っている

かについては明らかになっていない． 

②道路橋で使用される場合の LRB の鉛プラグの劣化に関する評価 

地震時のエネルギー吸収のために用いられる鉛材料に関する劣化評価は，建築物に設置される

鉛ダンパーでは実施されているものの，LRB の鉛プラグに対しては行われていない．しかしなが

ら，経年に伴う鉛の劣化損傷が一部で見られることから，そのメカニズムを明らかにすることは

維持管理上重要となる．その際に道路橋の使用環境を考慮することが不可欠である． 

③LRB の耐久性評価 

一般にゴム支承は，上下部構造と同等以上の耐用年数が考えられているが，それを定量的に評

価した研究は皆無である．また，LRB はゴムと鉛のいずれかが劣化した場合に，要求される性能

への影響は小さくないと考えられることから，それらの耐久性評価は重要である．併せて，構造

物の長寿命化対策が進む中で，LRB の耐久性を適切に評価することの意義は大きいと言える． 
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1.4 研究課題と本論文の構成 

 

供用年数の増加により，前述のような各種材料の経年劣化が想定され，実際に損傷が確認され

ているが，有効な対策が確立されていないのが現状である．本研究では，長期間供用された免震

ゴム支承に関する課題について，特に LRB に着目し，下記の 4 項目を抽出した． 

 

【課題①】 長期間供用している LRB の劣化ならびにそれに伴う損傷による残存性能把握 

【課題②】 経年劣化 LRB を有する道路橋全体系の耐震性能評価 

【課題③】 LRB の劣化メカニズム検証と耐久性評価 

【課題④】 耐震性能上の経年劣化 LRB の維持管理シナリオ 

 

課題①について，LRB を構成するゴムと鉛はそれぞれアイソレート機能とダンパー機能を担っ

ており，導入過程では橋梁全体系において必要な耐震性能を満足するよう最適となる設計がなさ

れ，それらが発揮できるよう製造ならびに施工上の品質管理がなされている．しかしながら，設

置後の維持管理過程における定期的な点検等で状態の把握はされているものの，性能確認までは

なされていない．長期間供用による材質劣化は不可避であることから，経年劣化ならびにそれに

伴って損傷の進行したゴム支承の残存性能を評価することが必要である． 

課題②について，経年劣化した LRB 単独の残存性能評価のみならず，それらを有する橋梁全体

系における耐震性能を評価することも重要である．ゴム支承の剛性および減衰性能の変化によっ

て下部構造へも影響が及ぶことから，これらを定量的に評価する必要がある．併せて，どの程度

の劣化が進行すれば限界状態に至るかを押さえることも課題であると考えられる． 

課題③について，免震橋梁に用いられる LRB は鉛プラグが減衰性能を担う重要な部材であるが，

支承の点検では近接目視やたたき等の外観からの把握が主であり[1-61][1-62]，長期供用中での鉛

の状態は把握されていないため，その劣化メカニズムは未解明である．また，既往の研究では，

ゴム材料に関して劣化促進試験ならびに解析を用いた劣化予測が行われているものの，鉛に関す

る劣化評価は皆無である． 

課題④について，LRB を長期間にわたり適切に維持管理していくうえで，具体の管理目標が不

可欠であるが，現状では点検結果に基づく定性的な損傷判定のみで運用を行っており，適切な維

持管理計画が策定されているとは言い難い．また，免震デバイスの観点から，経年劣化損傷 LRB

およびそれを含む橋梁が，今後起こりうる地震に対してどれほどのリスクを有しているかは評価

されておらず，予定される供用期間に対するライフサイクルコストも不明確である． 

 

以上の課題に対応する形で，本論文は図-1.4.1 に示すように全 6 章で構成される．以下に各章

の概要を示す． 

第１章 「序論」では，ストックの経過年数の増大および支承部耐震の考え方と近年の地震に

よる被害等の背景に基づいた本研究の目的を示すとともに，供用年数が増加している現状とその

中で発生している損傷（常時および地震時）を示した．また，既往のゴム支承に関する研究の概

要を示したうえで，長期間供用中にある LRB が直面する課題ならびに取組みについて概説し，論

文の構成を示した． 

第２章 「経年劣化 LRBを用いた残存性能評価」では，長期間の供用中に経年劣化損傷が発生
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した LRB を実橋より取出し，その残存性能を評価するための実物試験を行った．LRB は免震支

承として地震時のアイソレート機能と減衰機能を併せもった支承であるが，ゴムおよび鉛の経年

劣化によってそれらの性能が低下していることの評価を行った．さらに試験後の支承内部状況を

詳細に観察することにより，鉛プラグの破断等の損傷を確認するとともに，供用段階で相当の変

状が起こっていた可能性があることを示した． 

第３章 「経年劣化 LRBを有する道路橋の耐震性能評価」では，これまでに得られた試験結果

より経年劣化 LRB のパラメータを設定し，2 質点系モデルを用いたレベル 2 地震動に対する動的

応答照査を実施した．ゴム支承は高ひずみ領域におけるハードニングが耐震性能に少なからず影

響することから，ハードニングを考慮したトリリニアモデルを設定している．道路橋示方書標準

波を用いた照査では，タイプⅡ地震動において劣化 LRB モデルが許容ひずみ 250%を超過する応

答を示している．また，支承特性値を変化させた場合の耐震性能上の限界状態を把握し，耐用年

数の試算を行った． 

第４章 「鉛プラグの常時変形による経年劣化メカニズム」では，損傷した鉛プラグの詳細調

査を行い，劣化要因と損傷発生メカニズムの推定を行った．また鉛プラグの損傷は常時変形で発

生していることが考えられるため，鉛の低ひずみ速度依存性を考慮した FEM 挙動解析により鉛

プラグ内部のひずみ状態を把握し，高い塑性ひずみが発生している箇所と実物の破断位置がよく

一致していることを確認した． 

第５章 「地震リスクを考慮した耐震性能評価および維持管理」では，多数の地震動を入力と

した漸増動的解析（IDA）により劣化 LRB の耐震性能影響を確認するとともに，構造物の損傷規

模の確率をフラジリティ特性により評価し，LRB の経年劣化が道路橋システムの耐震性能低下に

影響を及ぼしていることを明らかにした．併せて地震時における要求性能を定義したうえで，地

震リスク評価により損失コストを算出し，維持管理シナリオごとのライフサイクルコストを求め

た． 

第６章 「結論」では，本研究において得られた結論および知見を総括するとともに，今後の

研究課題について整理した． 
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図-1.4.1 本論文の構成 

 

  

第1章 序論

○研究の背景および目的

○ゴム支承の変遷と現状

○ゴム支承の劣化メカニズムと既往の研究

○研究課題と論文構成

第2章 経年劣化LRBを用いた残存性能評価

○試験対象支承の状況

○力学的残存性能確認試験（L1，L2，終局，常時）

○ゴム材料残存性能確認試験（物理的，化学的）

○試験後の鉛プラグ状況の観察

第3章 経年劣化LRBを有する道路橋の

耐震性能評価

○経年劣化LRBを有する道路橋全体系の動的応答

○パラメトリックスタディによる限界状態の把握

第4章 鉛プラグの常時変形による

経年劣化メカニズム

○劣化メカニズムの推定

○挙動解析による損傷メカニズム検証

第5章 地震リスクを考慮した耐震性能評価

および維持管理

○多数地震動入力による耐震性能影響検討

○地震リスク評価

第6章 結論

残存性能評価に関する研究

劣化メカニズムと維持

管理戦略に関する研究
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2.1 概説 

 

前章で述べたとおり，ゴム支承の供用年数の増加に伴い，経年劣化と考えられる損傷が顕在化

してきているが，そのような支承が設計上必要とされる性能を保有しているのかは明らかにされ

ていない．今後，適切な維持管理を行っていくにあたり，経年劣化支承の残存性能評価を行うこ

とは極めて重要であると考えられる．また，構造物の長寿命化が進められている中で，ゴム支承

が供用期間中に所定の機能を維持していくためには，残存性能がどの程度あるかを把握すること

が必要である．ここで残存性能とは，新規製作支承の保有性能に対して経年劣化支承の性能がど

の程度残存しているかを意味するものである． 

本章においては，経年劣化損傷 LRB を対象とした残存性能評価について，試験条件，結果なら

びに考察を示すものである．2.2 節では試験対象支承の概要および過去の損傷履歴について述べ

る．2.3 節では力学的残存性能確認試験に関する試験計画ならびに結果を示すとともに，得られ

た結果からの考察を述べる．2.4 節ではゴム材料の残存性能確認試験に関する試験計画ならびに

結果を示すとともに，得られた結果からの考察を述べる．2.5 節では試験後の LRB を切断して鉛

プラグ詳細観察結果および劣化要因の推定を行う． 

 

 

2.2 試験対象支承の状況 

 

2.2.1 概要 

長期供用中に経年劣化損傷が発生した LRBを対象に残存性能評価を行うことを目的として，実

橋より支承を取り出した．本研究で残存性能評価の対象とした支承は，阪神高速道路 15 号堺線

において設置された LRB である．建設時（1970 年しゅん工）は単純桁および鋼製支承であった

が，1995 年に主桁連結化による水平力分散のため LRB への支承取替えが行われている．なお，

当該箇所は連結桁（11径間）の端支点部に位置している．なお，上部工は RC床版 5 主桁（鋼鈑

桁），下部工は RC 単柱橋脚で 1995 年に鋼板巻き立てによる耐震補強が実施されている．残存性

能確認試験のための取り出しを行ったのは 2012 年であることから，17 年間供用していたことに

なる．当該 LRB が設置されていた橋梁に関する概要を図-2.2.1に示す． 
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図-2.2.1 経年劣化損傷 LRBが設置されていた橋梁概要 

  

径間番号 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11
径間長(m) 27 27 27 27 27 25 25 25 25 25 25 m

ＬＲＢ▲ ▲ E   E ▲▲ E   E ▲▲ E   E ▲▲ E   E ▲▲ E   E ▲▲ E   E ▲▲ E   E ▲▲ E   E ▲▲ E   E ▲▲ E   E ▲▲ E   M △

▲：鉛突出

橋脚番号 P181 P182 P183 P184 P185 P186 P187 P188 P189 P190 P191 P192
鉛縁端直径比
　橋軸 0.5D P181以外は全て2.5D
　直角 2.82D P181以外は全て2.5D

285
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取替え後の LRB は，図-2.2.2に示す構造図のとおり天然ゴム 5層の積層構造である．支承諸元

を表-2.2.1に示す．製品寸法はゴム支承本体の外形寸法であり，有効寸法は被覆ゴム厚（𝑡=10mm）

を除いた内部鋼板の寸法である． 

積層ゴム支承の基本特性を示す指標として，形状係数が用いられる．一次形状係数𝑆1はゴム 1

層の拘束面積と自由表面積の比であり，式(2.1)で定義される．𝑆1が大きいほど積層ゴムの曲げ変

形に対する抵抗力が大きくなり，せん断変形に対する剛性低下や座屈現象の防止に役立つが，大

きくするほど薄いゴムを多積層にする必要があるためコストが高くなるというトレードオフの

関係にある． 

 

 𝑆1 =
𝐴𝑒

2(𝑎 + 𝑏)𝑡𝑒
 (2.1) 

ここに， 

 𝑎 ：橋軸方向の有効寸法(mm) 

 𝑏 ：橋軸直角方向の有効寸法(mm) 

 𝐴𝑒 ：ゴム面積(mm
2
) 

 𝑡𝑒 ：ゴム一層の厚さ(mm) 

 

二次形状係数𝑆2は加振方向辺長とゴム層の総厚の比で表され，式(2.2)で定義される．二次形状

係数はゴム支承全体の扁平度を表し，大きいほど扁平な形状になる． 

 

 𝑆2 =
min(𝑎, 𝑏)

∑ 𝑡𝑒
 (2.2) 

ここに， 

 ∑ 𝑡𝑒 ：ゴム層の総厚(mm) 

 

水平変形時に鉛直荷重支持機能ならびにせん断変形性能を確保するために，一次形状係数は 6

～12 程度，二次形状係数は 4 程度以上であることが必要とされている[2-1]．表-2.2.1 に示されて

いる対象 LRBの𝑆1および𝑆2は，道路橋に使用される一般的なゴム支承と比べると小さめの値であ

るが，設計面圧の値が一般的なゴム支承の値である 6MPa と比べて小さいため，座屈に対しては

比較的安定しているものと考えられる． 

LRB 内部の鉛プラグ 4本は菱形に配置されている．設計は平成 2年道路橋示方書ならびに平成

3年道路橋支承便覧に基づき，当時の地震時許容せん断ひずみ 175%を満足している．この支承の

特徴として，支承表面から鉛プラグまでの距離（かぶり）が短いことが挙げられる．鉛プラグ直

径 D=55mm に対して，橋軸方向のかぶりは 37.5mm，被覆ゴムを除くと 27.5mm であり，その比

率は 0.5D と極めて小さい．なお，近年製造される LRBでは，この値が 1.0D以上となるよう鉛プ

ラグの配置設計を行っている． 
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(a) 側面図 

 

(b) 平面図 

図-2.2.2 LRB構造図 
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表-2.2.1 LRB諸元一覧 

項 目 諸元値 

ゴムせん断弾性係数 G 0.8 MPa 

製品寸法 

橋軸方向 350 mm 

橋軸直角方向 550 mm 

面 積 192,500 mm
2
 

有効寸法 

橋軸方向 330 mm 

橋軸直角方向 530 mm 

面 積 174,900 mm
2
 

ゴム厚さ 

一 層 14 mm 

層 数 5 層 

総 厚 70 mm 

鉛プラグ 
直 径 55 mm 

本 数 4 本 

形状係数 
𝑆1 6.87 

𝑆2 4.71 

ゴム有効面積 165,397 mm
2
 

鉛プラグ面積 9,503 mm
2
 

ゴム面積に対する鉛プラグ面積比 5.75% 

死荷重反力 474 kN 

面 圧 2.49 MPa 

 

2.2.2 損傷の履歴 

当該支承の点検結果における損傷履歴を表-2.2.2に示す．供用開始後 2年となる 1997年の点検

にてゴム側面のふくらみが確認され，その 11 年後（2008 年）に鉛の突出へと至っており，徐々

に損傷が進行していったものと考えられる．鉛プラグ突出面は橋軸方向と直行する側面である．

前章の常時における LRB の損傷で述べた鉛突出のパターンのうち②に該当すると考えられ，鉛が

内部より押し出されたことによりゴムが破れた（きれつ長 L=100mm）ものである．点検時に鉛の

突出量は測定していないが，損傷位置は上下鋼鈑に近い箇所に見られ，ここはせん断変形による

引張や圧縮を受けやすい箇所でもある． 

また，2003年には支承上面からの鉛プラグ突出が確認されている．前章で述べたとおり，取替

え後ソールプレートが鉛プラグ全体を覆蓋していないために隙間より突出したものである（鉛突

出のパターンのうち前者に該当）．この際，測定した鉛の突出量から鉛の充填率を計算したとこ

ろ，製造時にはプラグ孔体積より数%多い鉛を圧入していることから，100%を下回るものはない

ことが判明しており，これより設計等価減衰定数は確保しているものと報告されている． 

なお，取り出し直前の 2012 年（供用後 17 年）の支承線上 5 基の状況を表-2.2.3 に示す．表中

の桁番号 G1～G5 は図-2.2.1 に示す位置である．いずれの支承もゴム側面に損傷が生じており，

ゴム破れが発生している箇所からの鉛突出が確認されている． 
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表-2.2.2 損傷履歴一覧 

年度 点検 損傷状況 摘 要 

1995 ［支承取替え］ ―  

1997 定期点検 ゴム側面ふくれ  

2001 定期点検 ゴム側面ふくれ  

2003 臨時点検 
鉛プラグ上面から突出 

（突出した鉛は撤去） 

 

2005 定期点検 ゴム側面ふくれ  

2008 定期点検 
鉛プラグ側面から突出 

（突出した鉛は存置） 

 

2010 定期点検 
鉛プラグ側面から突出 

（突出した鉛は存置） 
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表-2.2.3 供用後 17年（2012年）時点の各 LRBの損傷状況 

桁番号 損傷状況 写 真 

G1 
ゴム側面ふくれ 

上面から鉛突出跡あり 

 

G2 

ゴム破れ L =100mm 

側面から鉛突出 

上面から鉛突出跡あり 

 

G3 

ゴム破れ L =100mm 

側面から鉛突出 

上面から鉛突出跡あり 

 

G4 

ゴム破れ L =100mm 

側面から鉛突出 

上面から鉛突出跡あり 

 

G5 
ゴム側面ふくれ 

上面から鉛突出跡あり 
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2.3 力学的残存性能確認試験 

 

2.3.1 緒言 

長期間供用中に発生した経年劣化損傷による免震支承の性能への影響評価が行われていない

ことは先に述べたとおりである．免震支承，特に LRBでは鉛の損傷は減衰性能へダイレクトに影

響することが想定されることから，その性能を把握することは維持管理の上で非常に重要である．

そこで，経年劣化後の地震時および常時（供用中）における残存性能を確認することを目的とし

て，前項で述べた経年劣化損傷 LRB を対象に力学試験を実施した． 

 

2.3.2 試験計画 

本研究では，L1 地震時残存性能確認試験（L1 試験），L2 地震時残存性能確認試験（L2 試験），

終局限界確認試験（終局試験），および常時残存性能確認試験（常時試験）の 4 つの試験を実施

する．表-2.3.1 に示す試験プロトコルは阪神高速道路の土木工事共通仕様書[2-2]におけるゴム支

承の検査項目を参照しており，供用中においても保持されていることが望ましい重要な性能であ

る．上載荷重は全ケースで死荷重反力相当とし，実橋からの回収品（以下，「劣化支承」という．）

5基のうち 1基ずつ実施する．また，L1試験，L2 試験および終局試験は，比較のため新規製作品

（以下，「リファレンス支承」という．）に対しても行う．なお，リファレンス支承は当該 LRB

の製造当時の材料表に基づき再現製作したものである．前述のとおり水平せん断ひずみ 175%と

して設計されており，当時の設計値は等価剛性𝑘𝑒𝑞 =2.08kN/mm，等価減衰定数ℎ𝑒𝑞 =18%である． 

 

表-2.3.1 力学的残存性能確認試験プロトコル 

試験項目 試験方法 
載荷変位 
／荷重 

繰返し 
回数 

載荷速度 
性能確認方法 

限界性能 閾値 

1 
Ｌ１地震時残存

性能確認試験 

（Ｌ１試験） 

繰返し水平変

位載荷試験 

±150％相

当水平変位 

5サイクル/セット 

×３セット 
2～3mm/秒 

著しい変形性

能低下まで 
3 セット以上 

(セット間 

冷却１時間) 
エネルギー 

吸収性能 

著しい低下が

ない 

2 
Ｌ２地震時残存

性能確認試験 

（Ｌ２試験） 

繰返し水平変

位載荷試験 

±250％相

当水平変位 

5サイクル/セット 

×２セット 
1～2mm/秒 

著しい変形性

能低下まで 
1 セット以上 

(セット間 

冷却１時間) 
エネルギー 

吸収性能 

著しい低下が

ない 

3 
終局限界 

確認試験 

（終局試験） 

一方向水平変

位載荷試験 

破断 

or 

著しい耐荷力

の低下まで 

－ 0.5mm/秒 最大ひずみ量 

250%以上 

or 

設計変位以上 

4 
常時残存性能

確認試験 

（常時試験） 

繰返し水平変

位載荷試験 

±70％相当

水平変位 

50サイクル/セット 

×50 セット 
0.5mm/秒 

著しい変形性

能低下まで 
50 セット以上 
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試験は愛知工業大学の耐震実験センターにある載荷装置を用いて実施した．載荷装置の概要図

を図-2.3.1 に示す．試験体の上側は鉛直方向と回転が拘束され，水平方向のみに移動するリンク

機構の横梁を介し，アクチュエータにて橋軸方向の水平せん断変形を試験体に与える．アクチュ

エータは圧縮方向に 2,000kN，引張方向に 1,000kN の最大載荷能力を有しており，シリンダス

トロークは最大 800mmである．同時に，下側は水平方向の移動がストッパーで拘束される載荷

台に固定し，載荷台を支える 4本の 750kN 油圧ジャッキにより，死荷重反力相当の 480kNの鉛直

方向荷重を試験体に与える． 

 

LRB の性能は，等価剛性𝑘𝑒𝑞，等価減衰定数ℎ𝑒𝑞および切片荷重𝑄𝑑の支承特性値に基づき評価す

る．残存性能は，これらの各特性値をリファレンス支承と劣化支承とで比較することにより評価

する．各値は図-2.3.2に示す LRB の荷重変位関係から，式(2.3)，(2.4)および(2.5)にて算出する． 

 

 𝑘𝑒𝑞 =
𝑄+𝑚𝑎𝑥 − 𝑄−𝑚𝑎𝑥

𝑥+𝑚𝑎𝑥 − 𝑥−𝑚𝑎𝑥
 (2.3) 

 ℎ𝑒𝑞 =
∆𝑊

2𝜋(𝑊+ + 𝑊−)
 (2.4) 

 𝑄𝑑 =
|𝑄𝑑+| + |𝑄𝑑−|

2
 (2.5) 

ここに， 

 𝑄+𝑚𝑎𝑥 ：各サイクルの正方向の最大荷重点 

 𝑥+𝑚𝑎𝑥 ：各サイクルの正方向の最大荷重時の水平相対変位 

 𝑄−𝑚𝑎𝑥 ：各サイクルの負方向の最大荷重点 

 𝑥−𝑚𝑎𝑥 ：各サイクルの負方向の最大荷重時の水平相対変位 

 ∆𝑊 ：1サイクルでゴム支承が吸収するエネルギー 

 𝑊+, 𝑊− ：弾性ひずみエネルギーであり，式(2.6)および(2.7)にて算出する 

 𝑄𝑑+ , 𝑄𝑑− ：切片荷重であり，式(2.8)にて算出する 

 

 𝑊+ =
1

2
𝑄+𝑚𝑎𝑥𝑥+𝑚𝑎𝑥 (2.6) 

 𝑊− =
1

2
𝑄−𝑚𝑎𝑥𝑥−𝑚𝑎𝑥 (2.7) 

 𝑄𝑑+ , 𝑄𝑑− =
𝑄(𝑚)𝑥(𝑚 + 1) − 𝑥(𝑚)𝑄(𝑚 + 1)

𝑥(𝑚 + 1) − 𝑥(𝑚)
 (2.8) 

ここに， 

 𝑥(𝑚) , 𝑄(𝑚) ：𝑦軸と交わる直前のステップの変位と荷重 

 𝑥(𝑚 + 1) , 𝑄(𝑚 + 1) ：𝑦軸と交わった直後のステップの変位と荷重 
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図-2.3.1 載荷試験装置概要図 

 

 

図-2.3.2 LRBの荷重変位関係 
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2.3.3 試験結果および考察 

 

地震時残存性能確認試験として，L1 地震，L2 地震，終局限界の 3 ケースを実施した．地震時

試験での供試体は劣化支承・リファレンス支承とも各試験で 1個ずつを割り当てている．常時残

存性能確認試験と併せて，以下に試験結果ならびに考察を示す． 

 

(1) L1地震時残存性能確認試験（L1試験） 

LRB のレベル 1 地震相当の変形時における残存性能を確認するため，L1 試験では水平せん断

ひずみ 150%を目標変位とし，1セット 5サイクルの正負交番載荷を合計 3セット実施した．なお，

加力による支承の温度上昇影響を可能な限り排除するため，セット間で 1時間の冷却時間を設け

ている． 

 

各セットの履歴曲線を図-2.3.3 に示す．劣化支承セット 1 に目標変位の超過，リファレンス支

承セット 1に目標変位の不足があるが，これは載荷装置やボルト接続部の変形によりアクチュエ

ータ計測変位と支承部相対変位にずれが生じていたためであり，セット 1載荷中に目標変位を設

定し直し支承部に正しく変位が与えられるように修正したものである．セット 3のそれぞれの支

承の履歴曲線の比較を図-2.3.4 に示す．リファレンス支承に比べて劣化支承の履歴曲線が細くな

っており，減衰性能が低下していることがわかる．表-2.3.2 は劣化支承とリファレンス支承の支

承性能特性値（等価剛性𝑘𝑒𝑞，等価減衰定数ℎ𝑒𝑞および切片荷重𝑄𝑑）の各セットの値（5 サイクル

平均）である．等価剛性はリファレンス支承に比べて 4～7%増加しており，ゴム硬化の影響と考

えられる．また，等価減衰定数および切片荷重はリファレンス支承に比べ半分以下に低下してお

り，これは鉛プラグの減衰性能の顕著な低減を示している． 

水平せん断ひずみ 175%の設計値と比較すると，等価剛性はやや大きいもののリファレンス支

承で平均+8%，劣化支承では+15%である．一方，等価減衰定数はリファレンス支承では設計値以

上だが，劣化支承は半減以下と大幅に下回っている．足立[2-3]は道路橋に用いられる免震ゴム支

承の特性値のばらつきの調査を行い，LRB の等価剛性は設計値に対する標準偏差が 7～8%，等価

減衰定数は約 20%との結果を得ているが，これらと比較した場合でも劣化支承の残存性能はばら

つきの範囲を超過していると言うことができる． 

本試験に用いた劣化支承は鉛突出により，製造時の鉛プラグ量に比べて減少していたことから，

その影響による可能性が高い．しかしながら，突出によりどの程度減少していたのかは把握でき

ていないため，減衰性能の低下と定量的に関連付けることは困難である．また，鉛プラグが減衰

性能を発揮するためには，ゴムと鋼鈑から受ける一様な拘束圧のもとで純せん断となることが必

要である．しかしながら，突出に伴う鉛量の減少や形状変化によりプラグにかかる拘束圧が当初

より低下かつ不均一となるため，鉛内部で回転が発生することが考えられる．これにより水平方

向のせん断変形，すなわち鉛の塑性変形が抑制され，期待される減衰レベルに達しないことが推

察される． 

劣化支承の側面状況について，試験開始前を写真-2.3.1に，終了後を写真-2.3.2に示す．載荷が

進むにつれて鉛の破片がゴム支承側面の鉛突出穴より排出される様子が観察された．等価減衰定

数はセット 1からセット 2にかけて 0.013低下しているのは，その影響と考えられる． 
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(a) 劣化支承 (b) リファレンス支承 

図-2.3.3 L1試験各セットの復元力履歴特性 

 

図-2.3.4 L1試験セット 3の履歴曲線比較 

 

表-2.3.2 L1試験における各支承特性値 

セット 
𝑘𝑒𝑞(kN/mm) ℎ𝑒𝑞  𝑄𝑑(kN) 

劣化支承 リファレンス支承 劣化支承 リファレンス支承 劣化支承 リファレンス支承 

1 2.52 2.42 0.090 0.196 33.9 69.6 

2 2.34 2.20 0.077 0.192 29.8 66.8 

3 2.31 2.16 0.076 0.185 29.4 66.4 
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写真-2.3.1 劣化支承側面状況（L1試験載荷開始前） 

 

  

写真-2.3.2 劣化支承側面状況（L1試験載荷終了後） 
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(2) L2地震時残存性能確認試験（L2試験） 

LRB のレベル 2 地震相当の変形時での残存性能を確認するため，L2 試験（目標変位：水平せ

ん断ひずみ 250%）も L1試験と同様に 1セット 5サイクルの正負交番載荷を行った．レベル 2地

震動は供用中に発生する確率が低いことから 1セット終了後に著しい変形性能の低下がなければ

残存性能を満足することとする[2-2]が，性能確認のためさらに 1 セット追加載荷を行った．L1

試験と同様にセット間で 1時間の冷却時間を設けた． 

 

各セットの履歴曲線を図-2.3.5に示し，セット 1のそれぞれの支承の履歴曲線の比較を図-2.3.6

に示す．両支承とも 2セット目終了後まで変形性能の低下は見られず，安定した挙動が得られた．

両支承においてセット 1の 1サイクル目の荷重がそれ以降のサイクルに比べて大きくなっている

が，これは処女載荷時に大きな剛性が生じ，繰返し載荷とともに軟化するゴムのMullins効果[2-4]

によるものと考えられる．L1 試験と同様にリファレンス支承に比べて劣化支承の履歴曲線が細く

なっており，減衰性能が低下していることがわかる．劣化支承ではせん断ひずみ 200%を超えた

付近より荷重が増加しており，ゴムのハードニングが生じている．また，劣化支承において載荷

開始時の初期剛性から降伏剛性への急激な変化がみられず，鉛のせん断抵抗力が低下していると

推定される． 

表-2.3.3 に支承性能特性値の各セットにおける劣化支承とリファレンス支承との比較を示す．

各特性値の変化の傾向は L1 試験と同様であり，経年劣化によるゴムの硬化と鉛の減衰性能の低

下が確認された．また支承特性値のサイクルごとの推移を図-2.3.7 に示す．いずれの特性値も載

荷が進むにつれて低下する傾向にある．特に等価剛性はその低下度合が大きいが，これは連続的

な応力負荷による変形過程におけるゴム高分子主鎖の切断が起こったことによる軟化現象であ

ると考えられる[2-5]． 

劣化支承 L2 試験時の LRB 側面の状況について，載荷前を写真-2.3.3 に，セット 2 載荷時を写

真-2.3.4 に示す．載荷を繰り返す度に鉛が大きく変形し，突出部から外に排出される様子が観察

された．また，等価減衰定数および切片荷重は，劣化支承・リファレンス支承ともに徐々に低下

している（図-2.3.7）ことから，大変形による鉛の変状・抜け出しが生じることによる影響が現れ

た可能性がある． 
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(a) 劣化支承 (b) リファレンス支承 

図-2.3.5 L2試験各セットの復元力履歴特性 

 

図-2.3.6 L2試験セット 1の履歴曲線比較 

 

表-2.3.3 L2試験における各支承特性値 

セット 
𝑘𝑒𝑞(kN/mm) ℎ𝑒𝑞  𝑄𝑑(kN) 

劣化支承 リファレンス支承 劣化支承 リファレンス支承 劣化支承 リファレンス支承 

1 2.78 2.35 0.069 0.133 41.1 78.9 

2 2.28 2.10 0.067 0.113 37.3 67.2 
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(a) 等価剛性𝑘𝑒𝑞  

 

(b) 等価減衰定数ℎ𝑒𝑞  

 

(c) 切片荷重𝑄𝑑 

図-2.3.7 L2試験における支承特性値の各サイクルの推移 
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写真-2.3.3 劣化支承側面状況（載荷開始前） 

  

写真-2.3.4 劣化支承側面状況（セット 2載荷時） 
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(3) 終局限界確認試験（終局試験） 

終局試験では試験体の破断もしくは著しい耐荷力低下まで静的な単調載荷を行った．水平変位

は 0.5mm/sの一定速度で漸増させるものとした． 

試験で得られた水平反力－せん断ひずみ関係を図-2.3.8 に示す．リファレンス支承の破断時の

せん断ひずみは 329%，最大反力は 780kNであった．劣化支承はせん断ひずみ 274%時に支承上部

が一部破断し一旦荷重が低下したが，その後載荷を継続すると反力は増加し，最大反力 871kN で

破断に至った．最大反力時のせん断ひずみは 302%であった．これは破断面での摩擦により回転

力が発生した影響によるものと考えられる． 

ゴムの破断の発生時の荷重は両者ともほぼ同じレベルであるのに対し，終局時せん断ひずみは

劣化支承の方がやや小さい値となったのは，主に経年劣化によるゴムの硬化に起因する剛性の増

加が影響しているものと考えられる．ここで，ゴム体の破断開始時を終局せん断変形性能と定義

すると，劣化支承 274%，リファレンス支承 329%であることから，両支承ともにレベル 2地震動

のせん断ひずみ許容値である 250%に対する変形性能は満足していることが確認された． 

写真-2.3.5 に劣化支承，写真-2.3.6 にリファレンス支承の破断時の状況を示す．劣化支承では，

せん断ひずみ 274%時に載荷方向側の上面が破れたが，その後も反力は増加し，302%時に破断面

が広がり終局に至った．リファレンス支承では，せん断ひずみ 329%時に載荷方向と逆側の下部

が破れ，破断面上側の鋼板が大きく上方へ曲がった．その後載荷を続けると，破断面が広がり一

気に断裂した．いずれの破断もゴム層内で生じていた． 

 

図-2.3.8 終局限界確認試験における水平反力－せん断ひずみ関係 
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(a) 破断開始時 (b) 完全破断時 

  

(c) 破断面上側 (d) 破断面下側 

写真-2.3.5 終局試験における劣化支承状況 

 

  

(a) 破断開始時 (b) 完全破断時 

  

(c) 破断面上側 (d) 破断面下側 

写真-2.3.6 終局試験におけるリファレンス支承状況 
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(4) 常時残存性能確認試験（常時試験） 

常時残存性能確認試験として，桁の温度伸縮による支承変形が残存性能に及ぼす影響を評価す

ることを目的とした低速繰返しせん断疲労試験に相当する載荷を行った．年間あたりの桁の温度

伸縮による支承変形の累積変形量∆𝐿は式(2.9)を用いて[2-6]，累積変形量を常時変形許容ひずみで

ある±70%（±49mm）の繰り返し載荷に対応させる． 

 

 ∆𝐿 = ∆𝑇𝛼𝑙𝑚 (2.9) 

ここに， 

 ∆𝑇 ：平均日較差であり，大阪の 1981～2010年の平均値 7.8℃とする[2-7] 

 𝛼 ：橋桁の線膨張係数であり，鋼鉄の値 12×10
-6とする[2-6] 

 𝑙𝑚 ：伸縮桁長であり，図-2.2.1より 142.5mとする 

 

上式から年間の移動量は 9,737mmと算出され，これを±70%の繰り返し載荷に置換すると，約

50サイクルとなる．これを 1セットとし，年間の橋桁の温度伸縮による常時変形量に相当する変

形量とする．50 年間の供用に対応する 50 セット以上で著しい性能低下が見られなければ，供用

期間中の残存性能を満足するものとする． 

 

10 セットおきの履歴曲線（1～10 サイクル目まで）の重ね合わせ比較を図-2.3.9 に示す．この

結果より，50セット完了まで復元力特性の著しい変動は見られず，安定した履歴が得られている

ことがわかる．この結果より，常時性能のひとつである水平荷重に抵抗するせん断支持機能に関

しては大きな影響は受けていないと考えられる．なお，荷重が負側に偏っているが，これは初期

状態（現地から取り出した時点）において残留ひずみがあり，載荷試験前に 0へ戻す際に初期残

留荷重が発生した影響によるものである． 

図-2.3.10は等価剛性𝑘𝑒𝑞，等価減衰定数ℎ𝑒𝑞および切片荷重𝑄𝑑のセットごとの推移をプロットし

たものである．いずれの特性値も徐々に低下していく傾向にある．等価減衰定数は 0.094（1セッ

ト目）から 0.083（50セット目）と約 1割低下しているが，図-2.3.9の履歴曲線の変化に大きな差

異は確認されなかった．つまり常時変形を長期間受けると減衰性能は徐々に低下するが，復元力

特性に対する影響は小さいと考えられる．なお，等価減衰定数に関しては，鵜野ら[2-8]や八木[2-9]

により天然ゴムの常時変形においておよそ 5%であることがわかっており，これより鉛の寄与率

は 3～4%程度であると言える． 

写真-2.3.7は常時試験における LRB側面の鉛突出の変化の様子を示したものである．向かって

左側の突出部分は，載荷開始前に膨れのある中央部分が裂けており，2 セット目載荷中に裂け目

から鉛が徐々に中から排出された．その後もセットを重ねるごとに鉛が外へ排出されていた．右

側の突出部分は鉛の排出はなかったが，徐々に膨らみが大きくなる様子が観察された． 
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図-2.3.9 常時性能試験における履歴曲線 

 

  

(a) 等価剛性𝑘𝑒𝑞  (b) 等価減衰定数ℎ𝑒𝑞  

 

(c) 切片荷重𝑄𝑑 

図-2.3.10 常時性能試験における各特性値の推移 
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(a) 1 セット目左側 (b) 1 セット目右側 

  

  

(c) 2 セット目左側 (d) 2 セット目右側 

  

  

(e) 10 セット目左側 (f) 10 セット目右側 

写真-2.3.7(1) 常時試験における鉛プラグ変形の進展状況 
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(g) 30 セット目左側 (h) 30 セット目右側 

  

  

(i) 50 セット目左側 (j) 50 セット目右側 

写真-2.3.7(2) 常時試験における鉛プラグ変形の進展状況 
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2.3.4 結言 

長期間供用による経年劣化損傷が LRB の残存性能に及ぼす影響を把握するため実施した力学

試験により得られた知見をまとめると，以下のとおりとなる． 

 

① L1および L2試験において，劣化・リファレンス支承ともセットごとの復元力特性に著しい変

化はなく，概ね安定した履歴が得られている．しかしながら，リファレンス支承に比較して劣

化支承の履歴曲線は細くなっており，減衰性能が低下していることがわかる．なお，L2 試験

では，200%以上の高ひずみ領域においてハードニング現象が生じている． 

② 支承特性値に関して，等価剛性𝑘𝑒𝑞が増加しており，経年劣化によるゴム硬化の影響と考えら

れる．また，等価減衰定数ℎ𝑒𝑞および切片荷重𝑄𝑑は 50%前後の低下を示しており，鉛プラグの

突出による鉛量の減少が影響しているものと推察される． 

③ 終局試験において，破断開始時のひずみを終局せん断変形性能と定義すると，劣化支承（274%）

はリファレンス支承（329%）を下回っており，ゴム硬化に起因する剛性の増加が影響してい

るものと考えられる．ただし，レベル 2 地震動せん断ひずみ許容値である 250%に対する変形

性能は満足していることが確認された． 

④ 終局試験での破断はいずれの支承もゴム層内で生じていたことから，劣化支承においてもゴム

と鋼板の接着面は健全であったと推察される．また，破断位置は上下鋼板に最も近いゴム層で

あった．ここはせん断変形時に最も応力集中する箇所であり，弱部となりやすいことがわかっ

た． 

⑤ 常時試験では，50 年の常時変形量に相当する繰り返しせん断載荷試験を実施したところ，復

元力特性の著しい変動は見られず，安定した履歴が得られており，長期供用期間中の常時性能

は満足するものと考えられる．特性値はいずれも徐々に低下していくが，載荷回数が増すごと

に鉛が外へ排出されていく状況が観察されており，鉛量の減少の影響が現れていると言える． 
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2.4 ゴム材料残存性能確認試験 

 

2.4.1 緒言 

残存性能評価対象とした LRB は鉛プラグの突出が発生していたものであるが，これは鉛のみ

ならずゴム材料の経年劣化も影響したことが想定される．LRBを構成する要素として，ゴムは支

承の剛性を決定する重要な材料であることから，その性能評価も不可欠である．そこで，経年劣

化後のゴムの残存性能を確認することを目的として，各種材料試験を実施した． 

 

2.4.2 試験計画 

LRB に使われる天然ゴムの物理的および化学的残存性能の確認を目的として材料試験を実施

した．今回実施する試験は，劣化支承およびリファレンス支承で同様の試験を実施し，それぞれ

の試験値を対比することが必要であり，試験内容を表-2.4.1 に示す．これらの項目は阪神高速道

路土木工事共通仕様書[2-2]における天然ゴムの物理的性質と，道路橋支承便覧[2-1]のゴム材料の

特性評価項目に基づき決定したものである．性能確認方法として，各々の規格値を表中に記載し

ている． 

試験片の取出し要領を劣化支承は図-2.4.1に，リファレンス支承は図-2.4.2に示す．ゴムの材料

劣化を確認するためには，試験片をゴム表面から深部に向かい劣化状況を確認する必要があるこ

とを考慮したものである．また，表-2.4.1 中の試験番号①②④については積層ゴムの層ごとの差

異を見るため，劣化支承のみ図に記載の層からも採取した．なお，両支承とも前述した L1 試験

実施後の支承から試験片を採取する予定であったが，劣化支承においては載荷試験時トラブルに

より L2 試験の 1 サイクル目途中で載荷中断した支承を転用した．併せて，常時試験実施後の支

承からも試験片を採取し，50 年以上の長期間を想定した累積変形を受けたゴムの劣化についても

確認することとしている． 

 

表-2.4.1 材料試験プロトコル 

試験番号 
測定項目 

性能確認方法 

試験項目 規格値（G8） JIS規格 

物
理
試
験 

① 引張試験 

引張強さ 15MPa 以上 

JIS K 6251 

破断伸び 550%以上 

② せん断変形試験 静的せん断弾性係数 0.8MPa JIS K 6254 

③ 硬さ試験 JIS硬さ 50±5 JIS K 6253 

④ 接着剤はく離試験 接着性能 7N/mm 以上 JIS K 6256 

化
学
試
験 

⑤ 組成分析 

老化防止剤残量 ― JIS K 0123 

溶存酸素量 ― ― 
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図-2.4.1 試験片の取出し要領（劣化支承） 

 

図-2.4.2 試験片の取出し要領（リファレンス支承） 
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2.4.3 試験結果および考察 

LRB のゴム材料の物理的残存性能確認試験として，引張試験，せん断変形試験，硬さ試験およ

び接着剤はく離試験の 4ケースを実施した．また，化学的残存性能確認試験として，老化防止剤

および溶存酸素に関する組成分析を行った． 

以下に試験結果ならびに考察を示す．なお，劣化支承に関しては，L2試験の 1セット目途中で

載荷中断した支承から採取した試験片（以下，「劣化 L2」という．）は全試験実施したが，常時試

験後の支承からのもの（以下，「劣化常時」という．）は物理的残存性能確認試験のみ実施した． 

 

(1) 引張試験 

ゴムの機械的強度として，引張強さ（破断時の最大引張力を断面積で除した値）と破断時の伸

び（破断した時の伸び比率）を測定した．試験片は被覆ゴムを除いた橋軸直角方向の面より 25mm，

100mm，220mm の 3 位置について，劣化支承は上部鋼板側より 1，2，3 層目のゴムから計 9 体，

リファレンス支承は同じく 3層目のゴムから計 3体採取し，JIS K 6251 に規定されるダンベル状

3号型試験片を作成した．試験片形状を図-2.4.3に，試験状況を写真-2.4.1に示す． 

表-2.4.2 および図-2.4.4 に引張強さの結果を示す．引張強さは全ての試験片で規格値 15N/mm
2

以上が確認されたものの，リファレンス支承に比べて劣化支承は 10%程度低下している．なお，

当該 LRB 製造時の引張強さは 27.0MPa と記録されており，この値と比較すると 25%程度の低下

になる．一方，いずれの試験においても支承外面からの深さ方向の差異は小さいが，劣化支承の

一部では外面に近いほど引張強さが低下する傾向がうかがえる．また，ゴム層ごとの比較では有

意な差異は認められない．劣化 L2と劣化常時間の違いも明確には示されなかった． 

破断伸びの結果を表-2.4.3 および図-2.4.5に示す．リファレンス支承では規格値 550%を満足し

ていたが，劣化支承ではほぼ下回る結果となった．製作当時のミルシートでは破断伸び 570%と

記録されていることから，平均値で 10%前後低下している．また，劣化支承とリファレンス支承

との比較では最大で 15.8%低下しているが，終局試験における終局せん断変形性能の比較（劣化

支承 274%，リファレンス支承 329%）から 16.7%低下しており，概ね相関していると言うことが

できる．なお，いずれの試験においても支承外面からの距離やゴム層ごとでの明確な差異は認め

られないとともに，劣化 L2 と劣化常時との違いも有意性は示されなかった． 

以上の結果より，経年に伴うゴム劣化は確認されたが，同一支承内の差異はほとんど確認でき

なかった．したがって，劣化の進行は全体としては進むものの，部位ごとにみると製造時のばら

つきおよび劣化進行速度が影響するため，一概に傾向を把握することは困難であると考えられる． 

 

 
 

平行部分の幅 平行部分の長さ 平行部分の厚さ 標線間距離 

［単位：mm］ 5.0±0.1 20.0 2.0±0.2 20±0.5 

図-2.4.3 ダンベル状 3号型試験片形状 
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写真-2.4.1 引張試験状況 

 

表-2.4.2 引張強さ試験結果 

外面から
の深さ 

劣化 L2 劣化常時 リファレンス 

1 層目 2 層目 3 層目 1 層目 2 層目 3 層目 3 層目 

25mm 21.1 20.4 19.2 18.1 19.3 19.4 23.2 

100mm 19.6 20.1 20.3 19.8 20.7 21.4 22.4 

220mm 18.8 19.7 20.3 22.0 20.7 20.7 22.1 

平均 19.8 20.1 19.9 20.0 20.2 20.5 22.6 

低下率 12.4% 11.1% 11.9% 11.5% 10.6% 9.3% ― 

［単位：MPa］ 

 

図-2.4.4 引張強さ結果および規格値との比較 

14

15

16

17

18

19

20

21

22

23

24

0 25 50 75 100 125 150 175 200 225

（MPa） 

外面からの深さ（mm） 

引張試験（強さ） 

劣化L2_1層目 

劣化L2_2層目 

劣化L2_3層目 

劣化常時_1層目 

劣化常時_2層目 

劣化常時_3層目 

ﾘﾌｧﾚﾝｽ_3層目 

規格値 



第 2章 経年劣化 LRBを用いた残存性能評価 

51 

 

 

表-2.4.3 破断伸び試験結果 

外面から
の深さ 

劣化 L2 劣化常時 リファレンス 

1 層目 2 層目 3 層目 1 層目 2 層目 3 層目 3 層目 

25mm 490% 520% 480% 470% 480% 500% 630% 

100mm 490% 560% 490% 500% 540% 520% 580% 

220mm 540% 490% 520% 520% 480% 510% 560% 

平均 507% 523% 497% 497% 500% 510% 590% 

低下率 14.1% 11.4% 15.8% 15.8% 15.3% 13.6% ― 

 

 

図-2.4.5 破断伸び結果および規格値との比較 

 

(2) せん断変形試験 

ゴムの応力－ひずみ特性を求めるための静的せん断弾性率を測定した．試験片に 25%引張伸び

を与え，30秒経過後の応力を測定し，式(2.9)により算出する． 

 

 𝐺𝜀 =
𝜎𝜀

𝑎 − 1
𝑎2⁄

 (2.9) 

ここに， 

 𝐺𝜀 ：𝜀%静的せん断弾性率（MPa） 

 𝜎𝜀 ：𝜀%引張応力（MPa） 

 𝑎 ：1 + 𝜀
100⁄  
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試験片の採取位置は引張試験と同じとし，JIS K 6254 に規定される短冊状 1号型試験片を作成

した．なお，試験片は同一位置で 2体作成しており，試験片番号の末尾を「-a」「-b」として区別

した．試験片形状を図-2.4.6に，試験状況を写真-2.4.2に示す． 

全測定結果を表-2.4.4 に示す．前述のとおり同一位置より作成した試験片 2 体の測定平均値を

支承外面からの深さごとにプロットしたものを図-2.4.7 に示す．リファレンス支承に比べて劣化

支承の弾性率が高くなっている．当該支承のゴムの弾性率の呼びは G8であり 0.8MPaが基準とな

るため，リファレンス支承が基準値に近い（5%以内）のに対し，劣化支承は平均で 20%程度大き

い結果となった．弾性率が高いということは変形しにくいことを表しており，ゴムの硬化が確認

されたこととなる．なお，表面からの距離や層毎における傾向に特段の相関性は見られなかった． 

 

 

幅 全長 厚さ 標線間距離 

［単位：mm］ 5.0 100.0 2.0±0.2 40.0 

図-2.4.6 短冊状 1号型試験片形状 

 

 

写真-2.4.2 せん断変形試験状況 
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表-2.4.4 せん断変形試験結果 

 

劣化 L2 劣化常時 リファレンス 

試験片
番号 

測定値 平均値 
試験片
番号 

測定値 平均値 
試験片
番号 

測定値 平均値 

1 層目 

2-1-1-a 0.95 
0.95 

2-1-1-a 0.96 
0.95 

 

2-1-1-b 0.94 2-1-1-b 0.94 

2-1-2-a 0.93 
0.95 

2-1-2-a 0.93 
0.93 

2-1-2-b 0.96 2-1-2-b 0.93 

2-1-3-a 0.96 
0.95 

2-1-3-a 0.97 
0.97 

2-1-3-b 0.94 2-1-3-b 0.96 

2 層目 

2-2-1-a 0.95 
0.96 

2-2-1-a 0.95 
0.96 

 

2-2-1-b 0.96 2-2-1-b 0.96 

2-2-2-a 0.90 
0.94 

2-2-2-a 0.96 
0.98 

2-2-2-b 0.98 2-2-2-b 0.99 

2-2-3-a 1.01 
1.00 

2-2-3-a 0.95 
0.95 

2-2-3-b 0.99 2-2-3-b 0.95 

3 層目 

2-3-1-a 0.97 
0.96 

2-3-1-a 0.96 
0.96 

2-3-1-aN 0.84 
0.83 

2-3-1-b 0.97 2-3-1-b 0.95 2-3-1-bN 0.82 

2-3-2-a 0.94 
0.95 

2-3-2-a 0.92 
0.93 

2-3-2-aN 0.85 
0.85 

2-3-2-b 0.96 2-3-2-b 0.94 2-3-2-bN 0.84 

2-3-3-a 0.92 
0.94 

2-3-3-a 0.98 
0.97 

2-3-3-aN 0.85 
0.85 

2-3-3-b 0.96 2-3-3-b 0.96 2-3-3-bN 0.84 

［単位：MPa］ 

 

図-2.4.7 せん断変形試験結果および基準値との比較 
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(3) 硬さ試験 

硬さ試験はデュロメータ試験機（タイプ A）を用いて計測した．ゴム試験片にデュロメータの

押針を押しつけ，その時に示す抵抗値（変形量）を 0～100 までの数値で示したものである．橋

軸直角方向の面より 72.5mmの位置から 25×240mmの試験片を作成し，支承外面より 15mmの深

さを起点に 20mmのピッチで計 9 箇所測定した．試験状況を写真-2.4.3に示す． 

表-2.4.5および図-2.4.8に示すとおり，試験値にはバラツキがあるものの，いずれも規格値（G8：

50±5）に入っていることが判明した．一方，リファレンス支承に比べ劣化支承は硬い傾向を示

しており，これは経年劣化によるゴムの硬化とおよそ一致するものと考えられる．ただし，常時

試験後の LRB より採取した試験片では軟化側の測定値となっているもののあるが，これは 50 年

の使用を想定した常時試験での連続的な応力負荷による変形過程において，高分子の主鎖の切断

が起こりやすくなり，それによるゴムの軟化現象と推察される[2-8]．また，常時試験における等

価剛性の漸減（図-2.3.10 (a)）と相関があるものと考えられる．なお，表面からの距離による影響

は明確ではない． 

 

 

写真-2.4.3 硬さ試験状況 

 

表-2.4.5 タイプ Aデュロメータ硬さ試験結果 

外面から
の深さ 

劣化 L2 劣化常時 リファレンス 

1 層目 2 層目 3 層目 1 層目 2 層目 3 層目 3 層目 

15mm 53 52 54 53 53 48 49 

35mm 52 52 53 50 51 48 51 

55mm 51 52 53 49 52 50 51 

75mm 52 52 53 48 53 52 50 

95mm 51 51 54 47 53 52 49 

115mm 53 53 52 48 53 52 50 

135mm 53 52 53 46 53 54 51 

155mm 52 51 54 45 52 54 50 

175mm 51 52 54 ― ― ― 50 
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図-2.4.8 硬さ試験結果および規格値との比較 

 

(4) 接着剤はく離試験 

ゴムと鋼板の接着強さは，ゴム支承本体の耐荷力・耐久性に影響するものであり，その評価と

して JIS K 6256 に規定される 90度はく離試験を実施した．試験状況を写真-2.4.4に示す． 

いずれの試験においても接着層ではく離したものはなく，ゴム部で破断する結果となった．は

く離強さは表-2.4.6 および図-2.4.9 に示すとおり，一部で規格値（7N/mm 以上）を下回るものも

あるが，接着層でのはく離ではないことを考慮すると，接着強さは満足しているとみなすことが

できる．終局試験においても破断はいずれもゴム層で生じていることから，本試験との相関がと

れている．また，劣化支承の強度が高い傾向であることから，ゴムの硬化が影響しているものと

考えられる． 

なお，JIS 規定では鋼板にゴムを接着させた試験片を使用するのに対し，今回のように既存積

層ゴムから取り出して製作する試験片は，鋼板とゴムの境界付近をカッターで切断したものとな

るため，そのことが影響していると考えられる． 
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写真-2.4.4 接着剤はく離試験状況 

 

表-2.4.6 接着剤はく離試験結果 

劣化 L2 劣化常時 リファレンス 

試験片
番号 

測定
値 

はく離又は 

破壊の種類 

試験片
番号 

測定
値 

はく離又は 

破壊の種類 

試験片
番号 

測定
値 

はく離又は 

破壊の種類 

4-5-1 10.0 
ゴム部の破壊 

（符号 R） 
4-5-1 10.7 

ゴム部の破壊 

（符号 R） 
4-5-1N 9.0 

ゴム部の破壊 

（符号 R） 

4-5-2 6.4 
ゴム部の破壊 

（符号 R） 
4-5-2 7.6 

ゴム部の破壊 

（符号 R） 
4-5-2N 7.3 

ゴム部の破壊 

（符号 R） 

4-5-3 11.9 
ゴム部の破壊 

（符号 R） 
4-5-3 11.9 

ゴム部の破壊 

（符号 R） 
4-5-3N 6.5 

ゴム部の破壊 

（符号 R） 

［単位：N/mm］ 

 

図-2.4.9 接着剤はく離試験結果および規格値との比較 
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(5) 組成分析試験 

ゴムの劣化を抑制する目的で老化防止剤が配合されているが，経年によるその変化（残量）と

分布を確認する試験を実施した．試験方法は JIS K 0123に規定されるガスクロマトグラフ質量分

析器を用いて計測した．また，ゴムの劣化は空気中のオゾンによる酸化劣化が主要因の一つであ

るため[2-10]，ゴムの溶存酸素量を元素分析装置にて計測した． 

 

リファレンス支承の最深部（支承外面より 175mmの位置）の老化防止剤残存量を 100%とした

場合の各測定箇所の割合を表-2.4.7および図-2.4.10に示す．ここで薬品 Aはアミン系，薬品 Bは

ワックス類である．アミン系老化防止剤は耐熱性，耐オゾンきれつ性，耐日光性等に優れるとい

う特性を有する[2-11]ことから，劣化支承において表面に近いほど消費されて残量が少なくなって

いる傾向が確認された．一方，ワックス類はアミン系と併用すると耐オゾン性が向上し，表面き

れつを防止する効果がある[2-12]が，本試験では幾分か消費されているものの，表面からの深さ

方向で明確な変化は確認されなかった． 

溶存酸素量の測定結果を表-2.4.8 および図-2.4.11 に示す．リファレンス支承は表面からの距離

によらずほぼ一定値を示すのに対し，劣化支承はバラツキがあるものの表面付近で高い溶存酸素

の傾向が確認された．このことから，表面に近いほどオゾン劣化の発生確率が高いことがうかが

える． 
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表-2.4.7 組成分析（老化防止剤）試験結果一覧 

支承外面から
の距離 

薬品 A 薬品 B 

劣化 L2 リファレンス 劣化 L2 リファレンス 

5mm 27% 96% 81% 103% 

15mm 44% ― 92% ― 

25mm 57% ― 85% ― 

35mm 64% ― 87% ― 

55mm 83% ― 89% ― 

75mm 88% ― 86% ― 

90mm ― 92% ― 99% 

95mm 87% ― 87% ― 

115mm 83% ― 88% ― 

145mm 76% ― 88% ― 

175mm 66% 100% 83% 100% 

 

 

図-2.4.10 組成分析（老化防止剤）試験結果 
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表-2.4.8 組成分析（溶存酸素量）試験結果一覧 

支承外面からの距離 劣化 L2 リファレンス 

5mm 4.4% 3.8% 

15mm 4.4% ― 

25mm 4.2% ― 

35mm 3.8% ― 

55mm 3.8% ― 

75mm 4.3% ― 

90mm ― 3.9% 

95mm 4.0% ― 

115mm 3.7% ― 

145mm 3.7% ― 

175mm 3.8% 4.1% 

 

 

図-2.4.11 組成分析（溶存酸素量）試験結果 
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2.4.4 結言 

長期間供用によるゴムの残存性能を把握するため実施した材料試験により得られた知見をま

とめると，以下のとおりとなる． 

 

① 引張強さに関しては，劣化支承も規格値を上回っていたが，リファレンス支承と比較すると

10%程度の低下が確認されたことから，経年劣化によるゴムの硬化が確認された．一方，破断

のびでは劣化支承は規格値をほぼ下回っており，リファレンス支承との比較でも約 16%の低下

となっている．終局せん断変形性能の比較でも同等の低下を示していることから，両者は概ね

相関があると考えられる． 

② せん断変形試験において測定した静的せん断弾性率は，劣化支承では基準値に比べておよそ

20%大きくなり，ゴムの硬化が確認された．同様に硬さ試験においても，リファレンス支承と

比較して劣化支承は硬い傾向を示した．ただし，常時試験後の LRB より採取した試験片では

軟化側の測定値となっているものもあるが，連続的な応力負荷試験を行ったことにより高分子

の主鎖切断の発生に起因する軟化現象と考えられる． 

③ LRB の耐荷力および耐久性を確認する接着剤はく離試験では，いずれもゴム部で破断する結

果となった．終局試験における LRB の破断もゴム層で生じていることから，本試験との相関

が確認でき，長期間供用後も接着強さは満足していると言うことができる． 

④ ゴム劣化を抑制する老化防止剤の残量を測定した結果，劣化支承ではアミン系のものが表面に

近いほど残量が少なくなっている傾向が確認されたことから，供用中に消費されたことがうか

がえる．また，ゴム内の溶存酸素量を測定したところ，劣化支承は表面付近で溶存酸素が高い

傾向であった． 
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2.5 試験後の鉛プラグ状況の観察 

 

2.5.1 緒言 

鉛プラグの劣化要因を考察することを目的として，各力学的残存性能確認試験実施後の LRB

を鉛プラグ位置で切断し，鉛プラグの状況観察を行った．また，ゴム材料残存性能確認試験の試

験片を採取する LRB についても同様に鉛プラグ状況の観察を実施した．前述のとおり材料試験用

の LRB は L2試験の 1サイクル目途中までしか大変形を受けていないことから，より常時に近い

鉛プラグの状態が見られるものと考えられる．また，リファレンス支承では経年劣化の影響を受

けていない鉛プラグの状態を観察する． 

 

2.5.2 劣化支承 

劣化支承の力学試験実施後の切断面について，L1試験後を図-2.5.1に，L2試験後を図-2.5.2に，

終局試験後を図-2.5.3に，常時試験後を図-2.5.4に示す．併せて，材料試験用の試験片採取の際に

断面観察したものを図-2.5.5 に示す．すべての支承において破断に至っている鉛プラグが確認さ

れており，特に橋軸方向の断面で支承縁端からのかぶりの小さい鉛プラグでは，破断および孔外

へのはらみ出しも起こっている．以下に各 LRB の鉛プラグ状況を詳述する．なお，橋軸方向の切

断面で観察した鉛プラグを「LLプラグ」，橋軸直角方向の切断面で観察した鉛プラグを「TT プラ

グ」と称する． 

 

(1) L1試験後（図-2.5.1） 

外観(a)には大きな変状は観察されないが，LL プラグ(b)および(c)には，いずれも破断ならびに

プラグ孔外へはらみ出しが生じている．加えて(b)は破断後のプラグが摩耗して玉砂利のような状

態となっている．試験時の変形のみによってこのような状態に至ったとは考えにくいことから，

供用中段階で相当の変状が起こっていたものと推察される．これに対して，(c)は砂利化こそして

いないが破断後のプラグに角欠けが確認される．また，上部鋼板に近い破断面は水平でなく円弧

形状となっている．これは上部鋼板付近とゴム層との鉛プラグの周面拘束力の差異により，鉛プ

ラグが純せん断とはならず，上方向への引張力が働くことによって，このような形状に破断した

ものと考えられる． 

TT プラグ(d)も同様に破断しているが，全体的に黄土色の粉状物質が付着していることが確認

された．この物質については，鉛プラグ自体が何らかの作用を受けて変状したものなのか，外部

からの侵入物なのかは不明である．しかしながら，過去の点検記録によると，当該プラグは表-2.2.2

に示した上面からの突出損傷が発生していることから，それとの因果関係を考慮する必要がある

と考える． 

(2) L2試験後（図-2.5.2） 

外観(a)では，L1試験後の鉛プラグに付着していたものと同じと考えられる黄土色の粉状物質が

見られた．この LRB は G3桁のものであり，過去にゴム破れとそこからの鉛突出が確認されてい

ることから，この損傷が関係しているものと考えられる． 

LLプラグ(b)，(c)は L1試験後のものと同様な傾向の状態となっている．前述した黄土色の粉状

物質は内部にも付着していることもわかった．また，内部鋼板の変形とともにゴム層との接着が

はく離している現象も見られた．供用中の鉛突出箇所でも同様の状態であることから，鉛プラグ
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のせん断変形によって拘束力の小さい外側へ押し出され，その影響により内部鋼板の変形ならび

にゴムの圧縮が生じ，ゴム層と内部鋼板の接着層がはく離し，最終的にはそれが進展することで

側面からの突出へと至るものと推察される． 

TT プラグ(d)も破断しており，破断面は内部鋼板位置と概ね一致することから，せん断変形の

過程において鋼板の影響により破断に至った可能性がある．併せて内部に空隙が確認されている

が，こちらの鉛プラグも過去に上面からの突出損傷があり，支承外へ出た鉛は撤去したため，鉛

量の減少が影響しているものと考えられる． 

(3) 終局試験後（図-2.5.3） 

終局試験における破断面は上から 1層目のゴム層であったことから，破断面より下側を観察用

に切断した．上から俯瞰した(a)では，黄土色の粉状物質が広範囲に拡散している．これは試験の

破断時の衝撃で飛散したものと考えられる． 

LL プラグ(b)は破断およびはらみ出しを起こしており，内部鋼板の変形も確認される．また破

断後のせん断変形による角欠けで生じたと思われる鉛の欠片が見られる．一方，TT プラグ(c)お

よび(d)はいずれも粉状物質の付着がプラグ全体に及んでいる．この LRBは G1桁，すなわち最外

桁に存していたことから，雨等の外的劣化因子を最も受けやすく，その影響によるものと推察さ

れる． 

(4) 常時試験後（図-2.5.4） 

上方から鳥瞰した(a)では，鉛プラグ自体の変状は特段把握できないが，TT プラグの外側に錆

が付着している．被覆ゴムは鉛プラグ孔部には存在せず，前述のとおりソールプレート（写真中

の赤破線）に覆蓋されていないため，何らかの原因で被覆ゴムと上部鋼板との間に隙間が生じ，

ここに水が浸入して鋼板が腐食したものと考えられる． 

LL プラグは(b)，(c)のいずれも破断およびプラグ孔外へのはらみ出しが生じている．破断面が

鋼板位置とほぼ一致していることから，せん断変形時に鋼板のエッジに接触する部分の鉛プラグ

に応力集中が生じ，あるレベル以上に達した時点で鉛にきれつが発生，その後も繰り返される変

形によってきれつが進展し破断へ至るものと推察される．一方，TTプラグ(d)も破断しているが，

縁端からのかぶりが確保されているため孔外へのはらみ出しは見られない．なお，上面に見られ

る黄土色部分は他と同様の粉状物質が付着したものである． 

(5) 材料試験採取用（図-2.5.5） 

L2試験の 1サイクル目の途中で試験機のトラブルにより載荷を中断した支承であるため，観察

される鉛プラグの状態は常時変形が支配的であると考えられる． 

LL プラグは(a)，(b)のいずれも破断およびプラグ孔外へのはらみ出しが生じており，1 サイク

ル未満の載荷だけでこのような状態にまで至るとは考えにくいことから，17年間の常時変形でこ

こまで変状したものと推察される．また，いずれの鉛プラグも一番上と下のゴム層からはらみ出

しが見られる． 

TTプラグも破断しており，切断面である(c)では部分的に黄土色の粉状物質が確認されたため，

鉛プラグを除去したところ，(d)のように一面に付着している状態であった．この LRB も過去に

上面からの鉛突出によって鉛量が減少していることから，前述のものと同様に，その損傷を考慮

する必要があると言える． 
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2.5.3 リファレンス支承 

リファレンス支承も同様に，L1試験後の切断面を図-2.5.6に，L2試験後を図-2.5.7に示す．両

支承とも破断している鉛プラグが確認されており，劣化支承と同じく鉛プラグの孔外へのはらみ

出しも発生している．以下に各 LRB の鉛プラグ状況を詳述する． 

 

(1) L1試験後（図-2.5.6） 

LL プラグのうち 1 本(c)に破断が生じている．破断位置は内部鋼板位置近傍であるが，劣化支

承ほど明確ではない．また，孔外へのはらみ出しは多くないが，他の支承と同様に拘束力の弱い

支承縁端方向へ出ている．一方，TT プラグ(d)は上載荷重によってわずかに膨らんでいる以外は

特段の変状は見られない． 

なお，LL プラグの破断が確認されたが，図-2.3.3(b)および表-2.3.2 に示すように，履歴曲線や

支承特性値に大きな変化は現れていない．このことから，外部への鉛流出を伴わない破断のみで

は減衰性能への影響は小さいと推察される． 

(2) L2試験後（図-2.5.7） 

LL プラグは(b)，(c)の 2 本とも，劣化支承と同様な破断およびプラグ孔外へのはらみ出しが生

じている．加えて(b)では，上部鋼板に近い破断面は水平でなく円弧形状となっており，劣化支承

L1試験後と同様の現象であることから，この付近の鉛プラグの変形場が純せん断となっていない

ことが考えられる．TT プラグ(d)も破断しているが，縁端からのかぶりが厚いため孔外への膨出

はわずかである．  

L2試験にて得られた図-2.3.7に示す支承特性値の各サイクルの推移によると，セット 2の 2サ

イクル目以降において等価減衰定数ℎ𝑒𝑞と切片荷重𝑄𝑑の低下度合がやや急になっている．このサ

イクルで鉛プラグが孔外へのはらみ出しが顕著となり，減衰に寄与する鉛量が減少していったこ

とが考えられる． 

 

以上のリファレンス支承の試験後状況より，鉛プラグの破断ならびに孔外へのはらみ出しは経

年劣化とは関係がないことを示唆している．すなわち地震時に大変形を受ける場合は，供用年数

の多少にかかわらず鉛プラグに破断等の変状が発生する可能性が高いこと，特に表面からの縁端

距離の小さい鉛プラグについては側面からの鉛突出が生じる可能性にも留意する必要があると

言える． 

 

2.5.4 結言 

LRB 内部の鉛プラグの状況を把握する目的で実施した，試験後 LRB の切断面の観察により得

られた知見をまとめると，以下のとおりとなる． 

 

① 劣化支承においては，鉛プラグの破断ならびにプラグ孔外へのはらみ出しが多数確認された．

これらの現象は本研究で実施した力学試験のみで発生したとは考えにくいことや，2.2 節で述

べた当該 LRB の損傷履歴を踏まえると，供用中段階で相当の変状が起こっていたものと推察

される． 

② 劣化支承の鉛プラグの一部に黄土色の粉状物質が付着していることが確認された．この物質の

発生原因は不明であるが，TTプラグに多く見られており，LRBの設置状況や過去の点検記録
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等を考慮すると，雨や漏水の外的劣化要因による影響が考えられる． 

③リファレンス支承にも破断やはらみ出しが発生しているが，力学試験の結果と合わせてみると，

破断のみが発生する場合は減衰性能への影響は小さいが，鉛がプラグ孔外へはらみ出すことに

よって鉛量が減少すると，減衰性能の低下と相関すると言える． 

④ リファレンス支承の試験後状況より，地震時大変形を受けた場合に鉛プラグの破断等の変状は

経年劣化とは関係がなく発生することが示された．また，表面からの縁端距離の小さい鉛プラ

グは側面からの突出が生じる可能性もある． 

  



第 2章 経年劣化 LRBを用いた残存性能評価 

65 

 

 

  

(a) 外観 (b) LLプラグ① 

  

(c) LLプラグ② (d) TT プラグ 

図-2.5.1 劣化支承鉛プラグ状況（L1試験後） 

 

a 

b 

d 

c 
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(a) 外観 (b) LLプラグ① 

  

(c) LLプラグ② (d) TT プラグ 

図-2.5.2 劣化支承鉛プラグ状況（L2試験後） 

 

a 

b 

d 

c 
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平面（上面から）… 写真(a) 

  

(a) 鳥瞰 (b) LLプラグ 

  

(c) TT プラグ① (d) TT プラグ② 

図-2.5.3 劣化支承鉛プラグ状況（終局試験後） 

 

b 

c d 
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平面（上面から）… 写真(a) 

  

(a) 鳥瞰 (b) LLプラグ① 

  

(c) LLプラグ② (d) TT プラグ 

図-2.5.4 劣化支承鉛プラグ状況（常時試験後） 

 

b 

d 

c 
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(a) LLプラグ① (b) LLプラグ② 

  

(c) TT プラグ① (d) TT プラグ② 

図-2.5.5 劣化支承鉛プラグ状況（材料試験用の試験片採取時） 

 

a 

b 

c 

d 



第 2章 経年劣化 LRBを用いた残存性能評価 

70 

 

 

  

(a) LL切断面 (b) LLプラグ① 

  

(c) LLプラグ② (d) TT プラグ 

図-2.5.6 リファレンス支承鉛プラグ状況（L1試験後） 

 

b 

d a 

c 



第 2章 経年劣化 LRBを用いた残存性能評価 

71 

 

 

平面（上面から）… 写真(a) 

  

(a) 鳥瞰 (b) LLプラグ① 

  

(c) LLプラグ② (d) TT プラグ 

図-2.5.7 リファレンス支承鉛プラグ状況（L2試験後） 

  

b 

d 

c 
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2.6 まとめ 

 

第 2章「経年劣化 LRBを用いた残存性能評価」では，長期供用中に経年劣化損傷が発生した LRB

を対象に，地震時・常時の力学的性能およびゴム材料に関する残存性能評価を行った． 

 

力学的残存性能確認試験より得られた知見は以下のとおりである． 

(1) L1 および L2 試験において，いずれも概ね安定した履歴が得られている．しかしながら，

リファレンス支承に比較して劣化支承の履歴曲線は細くなっており，減衰性能の低下が判

明した．支承特性値では，等価減衰定数ℎ𝑒𝑞および切片荷重𝑄𝑑は 50%前後の低下を示してお

り，鉛プラグの突出による鉛量の減少が影響しているものと推察される．また，等価剛性𝑘𝑒𝑞

が増加しており，経年劣化によるゴム硬化の影響が示された． 

(2) 終局せん断変形性能は，リファレンス支承の 329%に対して，劣化支承は 274%と下回って

おり，ゴム硬化に起因する剛性の増加が影響していることが明らかになった．ただし，レ

ベル2地震動せん断ひずみ許容値である250%に対する変形性能は満足していることが確認

された．なお，終局試験での破断はいずれの支承もゴム層内で生じていたことから，劣化

支承においてもゴムと鋼板の接着面は健全であったと推察される． 

(3) 常時試験では，復元力特性の著しい変動は見られず，安定した履歴が得られており，長期

供用期間中の常時性能は満足するものと考えられる．支承特性値は徐々に低下していくが，

載荷回数が増すごとに鉛が外へ排出されていく状況が観察されており，鉛量の減少の影響

が現れていると言える． 

 

ゴム材料残存性能確認試験より得られた知見は以下のとおりである． 

(4) 引張試験，せん断変形試験，硬さ試験から，経年劣化によるゴムの硬化が確認された．な

お，破断伸びにおける劣化支承のリファレンス支承からの低下率は，終局せん断変形性能

の比較でも同等の低下を示していることから，両者は概ね相関があると考えられる． 

(5) LRB の耐荷力および耐久性を確認する接着剤はく離試験では，いずれもゴム部で破断する

結果となった．終局試験における LRBの破断もゴム層で生じていることから，本試験との

相関が確認でき，長期間供用後も接着強さは満足していると言うことができる． 

(6) 劣化支承のアミン系老化防止剤が表面に近いほど残量が少なくなっている傾向が確認され

たことから，供用中に消費されたことがうかがえる．また，ゴム内の溶存酸素量は，劣化

支承の表面付近で高い傾向であり，表面に近いほどオゾン劣化の発生確率が高いことが推

察される． 

 

試験後の鉛プラグ状況の観察より得られた知見は以下のとおりである． 

(7) 劣化支承においては，鉛プラグの破断ならびにプラグ孔外へのはらみ出しが多数確認され

た．これらの現象は本研究で実施した力学試験のみで発生したとは考えにくいことや，当

該 LRB の損傷履歴を踏まえると，供用中段階で相当の変状が起こっていたものと推察され

る． 

(8) 劣化支承の鉛プラグの一部に黄土色の粉状物質が付着していることが確認された．この物

質の発生原因は不明であるが，TT プラグに多く見られており，LRB の設置状況や過去の点
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検記録等を考慮すると，雨や漏水の外的劣化要因による影響が考えられる． 

(9) リファレンス支承にも破断やはらみ出しが発生しているが，力学試験の結果と合わせてみ

ると，破断のみが発生する場合は減衰性能への影響は小さいが，鉛がプラグ孔外へはらみ

出すことによって鉛量が減少すると，減衰性能の低下と相関すると言える．併せて，地震

時大変形を受けた場合に鉛プラグの破断等の変状は経年劣化とは関係がなく発生すること

が示された． 
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第 3章 経年劣化 LRBを有する道路橋の耐震性能評価 

 

 

3.1 概説 

 

第 2章で述べた載荷試験で得られた LRB の復元力履歴特性の比較から，実験対象である 17年

間供用された LRB の劣化を示す等価剛性や等価減衰定数等の支承特性値の変化が明らかとなっ

た．これらの変化が道路橋全体系の地震時性能へ及ぼす影響を検証することは非常に重要である

と考えられる．併せて，経年劣化が進行した場合に耐震性能上の限界状態を把握しておくことも

必要である． 

本章では，経年劣化 LRBを有する道路橋の動的応答解析を行った結果，ならびにそこから得ら

れる耐震性能評価を示すものである．3.2 節では経年劣化 LRB を有する道路橋をモデル化し，道

路橋示方書標準波を用いた動的応答解析により耐震性能を評価する．併せて，架橋地点で想定さ

れる最大級の地震動に対して同様に動的照査を行う．3.3節では支承特性値をパラメータとして，

それらを変化させて道路橋の耐震性能上の限界状態を検討する． 

 

 

3.2 経年劣化 LRBを有する道路橋全体系の動的応答 

 

3.2.1 緒言 

ゴム支承の経年劣化損傷の耐震性能影響評価および維持管理手法の確立を目的として，実橋か

ら取出した LRB のせん断載荷試験を行い，等価剛性および等価減衰定数等の支承特性値を得た．

これらを用いて支承部の非線形バネのパラメータを同定し，簡易なモデルで表現した道路橋全体

系の地震応答解析により，経年劣化 LRBを有する高架橋のレベル 2地震動による応答特性を評価

するものである．加えて，架橋地点において想定される最大級シナリオ地震動に対しても動的応

答特性を評価する． 

 

3.2.2 モデル化 

LRB の劣化が道路橋の耐震性能に与える影響を検討するため，取り出した劣化 LRB が設置さ

れていた 11径間連続橋を一つの振動系とし，図-3.2.1のような下部構造の弾塑性変形を考慮した

2質点系（2DOF）モデルを用いて解析を行う．2質点系モデルでは支承および橋脚の橋軸方向変

形を考慮し，それぞれ非線形バネで表現する． 

LRB は 1支承線あたり 5基，計 110基（桁端橋脚 5基×2，中間橋脚 10基×10）設置されてお

り，死荷重条件での面圧（2.49MPa），支承面積（350mm×550mm）より，上部工質量 5,390tの質

点を支持している．支承部の履歴復元力特性は，実支承の L2 試験により得られた履歴復元力曲

線より，高ひずみ域のハードニングを考慮したトリリニアモデルとして設定した．橋脚の自由度

節点に与える質量は橋脚 12 本分の質量の合計（4,990t）とし，非線形履歴復元力モデルとして除

荷剛性漸減型の Clough バイリニアモデルを適用する． 
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図-3.2.1 対象橋梁系のモデル化 
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(1) LRBモデル 

LRB の非線形履歴モデルはレベル 2地震動入力に対する応答を想定するため，L2試験セット 1

で得られた履歴曲線を用い，劣化支承とリファレンス支承それぞれの復元力特性を高ひずみ域の

ハードニングを考慮したトリリニアモデルによりモデル化した．トリリニアモデルは，切片荷重，

初期剛性，二次剛性，三次剛性の 4つのパラメータによって履歴特性が決定される．切片荷重は

LRB の減衰性能を示す重要な値であり，試験結果のセット 1の 5サイクル平均の値を用いる．ま

た，大変形時の LRB の剛性は二次剛性が支配的であることから，履歴曲線の降伏後の部分を直線

で近似した時の傾きを二次剛性とする．また，履歴曲線を線形に近似した直線と，最大変位から

変位 0に向かう過程の履歴曲線との交点を除荷剛性の変化点とし，その点と各サイクルの最大荷

重点を結んだ直線の傾きを初期剛性と定義する．さらに，ゴム支承は高ひずみ領域においてハー

ドニング現象により剛性の急激な変化を生じるが，これを三次剛性と定義する． 

先に求めた初期剛性，二次剛性，切片荷重により支承のトリリニアモデルが決定されるが，実

験で得られた履歴曲線と解析モデルをより近づけるために，KH 法によるパラメータの最適化計

算を行う[3-1]．最適化を行うパラメータは，降伏変位𝑑𝑦，降伏荷重𝑄𝑦，二次剛性比𝛼，三次剛性

比𝛽，ハードニング変位𝛿ℎとする．𝑑𝑦，𝑄𝑦，𝛼，𝛽は式(3.1)～(3.4)で定義され，𝛿ℎは足立[3-2]の研

究を参考に，初期値をせん断ひずみ 200%から設定した． 

 

 𝑑𝑦 =
𝑄𝑦

𝑘1
 (3.1) 

 𝑄𝑦 =
𝑄𝑑

1 − 𝛼
 (3.2) 

 𝛼 =
𝑘2

𝑘1
 (3.3) 

 𝛽 =
𝑘3

𝑘1
 (3.4) 

ここに， 

 𝑘𝑛 ：初期剛性（𝑛 = 1），二次剛性（𝑛 = 2），三次剛性（𝑛 = 3） 

 𝑄𝑑 ：切片荷重 

 

また，実験結果と解析モデルの一致度を表す寄与率𝑅2は式(3.5)で計算される． 

 

 𝑅2 = 1 −
∑(𝐻𝑒𝑖 − 𝐻𝑎𝑖)2

∑(�̅� − 𝐻𝑒𝑖)2 
 (3.5) 

ここに， 

 𝐻𝑒𝑖 ：実験で得られた荷重 

 𝐻𝑎𝑖 ：解析モデルの荷重 

 �̅� ：𝐻𝑒𝑖の平均値 
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各パラメータの値が最適となるとき，寄与率𝑅2は最大となることから，次の計算手順により，

各パラメータの値を同定する． 

 

① 実験結果から求めたバイリニアモデルのパラメータを初期値とし，寄与率を算出する．降伏

変位𝑑𝑦，降伏荷重𝑄𝑦，二次剛性比𝛼，三次剛性比𝛽，ハードニング変位𝛿ℎをそれぞれ𝑠1，𝑠2，

𝑠3，𝑠4，𝑠5とおく． 

② 𝑘 = 1とし，𝑅𝑘
2 = 𝑅0

2とする． 

③ 𝑠𝑘± = 𝑠𝑘(1 ± 𝐷𝑘)とし，𝑠𝑘+および𝑠𝑘−を用いた場合の寄与率を算出し，それぞれ𝑅𝑘+
2 および𝑅𝑘−

2

とする．ここで，𝐷𝑘は検索速度であり，初期値を𝐷𝑘 = 0.1とする． 

④ 得られた 3つの寄与率𝑅𝑘
2，𝑅𝑘+

2 ，𝑅𝑘−
2 のうち，𝑅𝑘+

2 あるいは𝑅𝑘−
2 が最大の場合， 𝑠𝑘+あるいは𝑠𝑘−を

新たな𝑠𝑘とする． 

⑤ 𝑅𝑘
2が最大の場合，検索速度𝐷𝑘を𝐶𝑟倍に減らし，𝑅𝑘+

2 あるいは𝑅𝑘−
2 が最大の場合，検索速度𝐷𝑘を

𝐶𝑙倍に増やす．ここで，𝐶𝑙と𝐶𝑟はそれぞれ増速率，減速率であり，𝐶𝑙 = 3，𝐶𝑟 = 0.3とする． 

⑥ 𝑘 = 1~5 に対して上述の手順③～⑤を繰り返し，各パラメータを順次修正する． 

⑦ すべての検索速度𝐷𝑘が許容誤差率 10
-5以下に収まるまで上述の手順②～⑥を繰り返す． 

 

最適化計算により得られた各支承のトリリニアモデルに用いるパラメータを表-3.2.1 に示す．

ここに示す等価減衰定数はせん断ひずみ±250%時の値であり，L2 試験におけるセット 1 の結果

（劣化支承：0.069，リファレンス支承：0.133）と解析モデルでほとんど変化がないので，減衰

性能は適切にモデル化出来ていると考えられる．図-3.2.2にはそれぞれの支承の L2試験結果と解

析モデルの履歴曲線の比較を示す． 

 

表-3.2.1 LRBモデルのパラメータ 

支承 1基あたり 

パラメータ 

解析モデル 

劣化支承 リファレンス支承 

切片荷重 𝑄𝑑 kN 40.8 78.5 

等価剛性 𝑘𝑒𝑞  kN/mm 2.23 2.06 

等価減衰定数 ℎ𝑒𝑞  - 0.066 0.137 

二次剛性比 𝛼 - 0.0729 0.0400 

三次剛性比 𝛽 - 0.228 0.0826 

ハードニングひずみ % 174 187 

寄与率 𝑅2 - 0.974 0.978 
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(a) 劣化支承 

 

(b) リファレンス支承 

図-3.2.2 L2試験および解析モデルの復元力履歴特性 
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(2) 橋脚モデル 

2質点系モデルで用いる橋脚のモデルは，下部構造の質量は橋脚 12本分の質量を 1 つの質点に

集中させるものとする．橋脚 1本あたりの諸元を表-3.2.2に示す． 

橋脚部の非線形履歴復元力モデルとして，図-3.2.3に示す除荷剛性漸減型の Cloughバイリニア

モデルを用いる[3-3]．Clough バイリニアモデルは骨格曲線はバイリニア型であり，降伏変位を超

えると二次剛性𝐾2の勾配で移動する．降伏後に除荷を受けた場合の除荷剛性𝐾𝑟の勾配で移動する．

除荷曲線が復元力 0点を超えた場合，最大変位点に向かって移動する．二次剛性𝐾2および除荷剛

性𝐾𝑟は次式で表される． 

ここに， 

 𝛼′ ：降伏後の剛性低下率であり，0.05とする 

 𝐾0 ：初期剛性 

 𝐷1 ：降伏変位 

 𝐷𝑚𝑎𝑥 ：最大変位 

 𝛽′ ：除荷剛性算定用定数であり，0.2とする 

 

表-3.2.2 橋脚 1本あたり諸元 

地盤 Ⅱ種地盤 

橋脚質量 415.8t 

降伏水平耐力 2,813kN 

降伏変位 50.0mm 

終局水平耐力 3,953kN 

終局変位 581mm 

靱性率 11.6 

許容塑性率 8.08 

初期剛性 56.2kN/mm 

 

 𝐾2 = 𝛼′𝐾0 (3.6) 

 𝐾𝑟 = 𝐾0 ∙ |
𝐷1

𝐷𝑚𝑎𝑥
|

𝛽′

 (3.7) 
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図-3.2.3 Clough型バイリニアモデルの復元力履歴図 

 

 

2質点系モデルの一次等価固有周期を表-3.2.3に示す．等価固有周期の算出には，支承の等価剛

性と橋脚の初期剛性を用いている．劣化支承の等価固有周期がリファレンス支承よりも若干短く

なっているのは，ゴムの経年劣化による剛性の増加が影響しているものと考えられる． 

 

表-3.2.3 2質点系モデルの一次等価固有周期 

 劣化支承 リファレンス支承 

一次等価固有周期(s) 1.28 1.32 
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3.2.3 道路橋示方書標準波に対する動的応答解析 

H24道路橋示方書[3-4]における L2地震動の標準加速度波形計 18波を入力地震動として，非線

形時刻歴動的応答解析を行った． 

(1) タイプⅠ地震動 

2011年東北地方太平洋沖地震を踏まえて改訂された H24道路橋示方書では，タイプⅠ地震動の

見直しが行われ，地震継続時間が長くなったことや長周期側の加速度スペクトルピークがタイプ

Ⅱ地震動より大きく設定されていることが特筆される．近い将来における発生確率の高い南海ト

ラフ巨大地震を念頭に，タイプⅠ地震動が劣化 LRB を有する道路橋全体系へ与える影響の定量的

な評価のため，動的応答解析を行った． 

Ⅱ種地盤の地震波 3波に対する時刻歴応答および復元力履歴の結果を劣化支承，リファレンス

支承で比較した．図-3.2.4 に T1-Ⅱ-1（平成 15 年十勝沖地震・直別観測点地盤上 EW 成分），図

-3.2.5に T1-Ⅱ-2（平成 23年東北地方太平洋沖地震・仙台河川国道事務所構内地盤上 EW成分），

図-3.2.6 に T1-Ⅱ-3（平成 23 年東北地方太平洋沖地震・阿武隈大堰管理所構内地盤上 NS 成分）

の動的応答結果を示す．劣化支承はリファレンス支承よりひずみ量（応答）が大きく，それに伴

って高ひずみ域においてゴムのハードニングが発生している．このうち T1-Ⅱ-2において 80秒付

近でほぼ許容ひずみ 250%まで応答する結果となった．一方，橋脚では劣化支承を有するものの

応答が相対的に大きい傾向にある．これは LRBの劣化による剛性増加に伴い，橋脚へ伝達する水

平力が大きくなったことに起因するものと考えられる．ただし，いずれも許容塑性率𝜇𝑎 = 8.08に

比べると，最大でも半分以下の応答となっており，LRB の劣化如何にかかわらず所要の耐震性能

は満たしていると言うことができる．また，継続時間に関して，T1-Ⅱ-2および T1-Ⅱ-3は 240秒

と長くなっているが，T1-Ⅱ-1（継続時間 120秒）と比較しても有意な差異は確認されなかった． 

すべての入力地震波に対して，支承の応答せん断ひずみおよび橋脚の応答塑性率の最大値を，

劣化支承，リファレンス支承で比較した各結果を図-3.2.7 に示す．支承の最大応答せん断ひずみ

は全入力地震波に対し劣化支承の応答が大きく，前述のとおりⅡ種地盤の一部は許容ひずみ

（250%）付近を示している．橋脚の応答塑性率は地盤が軟弱になるにつれて大きくなる傾向とな

り，架橋地点の地盤によって橋脚への影響に差異があることがわかった．また，劣化支承とリフ

ァレンス支承との比較では地盤種別ごとの傾向が異なっており，Ⅰ種地盤ではリファレンス支承

が大きい応答値であるのに対し，Ⅱ種・Ⅲ種地盤は劣化支承が相対的に大きくなった．なお，支

承破断ひずみ（劣化：274%，リファレンス：329%［いずれも実験値］）および橋脚終局塑性率（𝜇𝑢 =

11.6）までは至っておらず，耐震性能については所定の性能を確保していると言うことができる． 

地震後の残留応答を比較した結果を図-3.2.8 に示す．支承ではリファレンス支承の残留ひずみ

が相対的に大きいが，両者は有意な差分を有しているとは言い難く，かつすべて 25%を下回って

いることから，地震後の使用性および復旧性はほぼ問題ないと言える．橋脚においても特段の傾

向は認められず，塑性率はすべて 0.7 以下であることから，地震後の使用性等は支承と同様であ

る． 
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(a) 入力加速度波形 

 
 

(b) 支承の時刻歴応答 (c) 支承の復元力特性 

 
 

(d) 橋脚の時刻歴応答 (e) 橋脚の復元力特性 

図-3.2.4 T1-II-1（平成 15年十勝沖地震 直別観測点地盤上 EW成分）の動的応答 
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(a) 入力加速度波形 

 
 

(b) 支承の時刻歴応答 (c) 支承の復元力特性 

 
 

(d) 橋脚の時刻歴応答 (e) 橋脚の復元力特性 

図-3.2.5 T1-II-2（平成 23年東北地方太平洋沖地震 仙台河川国道事務所構内地盤上 EW成分）の動的応答 
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(a) 入力加速度波形 

 
 

(b) 支承の時刻歴応答 (c) 支承の復元力特性 

 
 

(d) 橋脚の時刻歴応答 (e) 橋脚の復元力特性 

図-3.2.6 T1-II-3（平成 23年東北地方太平洋沖地震 阿武隈大堰管理所構内地盤上 NS成分）の動的応答 
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(a) 支承 

 

(b) 橋脚 

図-3.2.7 TypeⅠ地震動による最大応答値の比較 
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(a) 支承 

 

(b) 橋脚 

図-3.2.8 TypeⅠ地震動による残留応答値の比較 
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(2) タイプⅡ地震動 

タイプⅡ地震動が劣化 LRB を有する道路橋全体系へ与える影響の定量的な評価のため，動的応

答解析を行った． 

タイプⅠ地震動と同様，Ⅱ種地盤の地震波 3波に対する時刻歴応答および復元力履歴の結果を

劣化支承，リファレンス支承で比較した．図-3.2.9 に T2-Ⅱ-1（平成 7 年兵庫県南部地震・JR 西

日本鷹取駅構内地盤上 NS 成分），図-3.2.10に T2-Ⅱ-2（平成 7年兵庫県南部地震・JR西日本鷹取

駅構内地盤上 EW成分），図-3.2.11に T2-Ⅱ-3（平成 7年兵庫県南部地震・大阪ガス葺合供給所構

内地盤上 N27W成分）の動的応答結果を示す．いずれも劣化支承はリファレンス支承よりひずみ

量（応答）が大きく，それに伴って高ひずみ域のゴムのハードニングによる応力増加が発生して

いる．このうち T2-Ⅱ-1 における 6 秒付近および T2-Ⅱ-3 における 4.5秒付近で許容ひずみ 250%

を超過している．一方，橋脚では劣化支承を有するものが大きい応答を示す傾向にある．これは

LRB の劣化による剛性増加に伴い，橋脚へ伝達する水平力が大きくなったことが要因と考えられ

る．T2-Ⅱ-1および T2-Ⅱ-3はいずれも支承の最大応答が発生する時刻とほぼ同じくして，許容塑

性率𝜇𝑎 = 8.08付近の応答を示している．これは道路橋全体系モデルの卓越振動モードが 1次であ

ることに起因している． 

すべての入力地震波に対して，支承の応答せん断ひずみおよび橋脚の応答塑性率の最大値を，

劣化支承，リファレンス支承で比較した各結果を図-3.2.12に示す．支承の最大応答せん断ひずみ

は全入力地震波に対し劣化支承の応答が大きい傾向であるとともに，地盤種別にかかわらず許容

ひずみ（250%）近傍まで応答しており，Ⅱ種地盤の一部が超過しているのは前述のとおりである．

橋脚の応答塑性率は，タイプⅠ地震動と同様に地盤が軟弱になるにつれて大きくなる傾向となり，

架橋地点の地盤によって橋脚への影響に差異があることがわかった．また，劣化支承とリファレ

ンス支承との比較では地盤種別ごとの傾向が異なっており，Ⅰ種地盤では概ね同等の応答値であ

るのに対し，Ⅱ種・Ⅲ種地盤は劣化支承が相対的に大きく，Ⅲ種地盤の一部は許容塑性率を超過

している．なお，支承破断ひずみ（劣化：274%，リファレンス：329%［いずれも実験値］）およ

び橋脚終局塑性率（𝜇𝑢 = 11.6）までは至っていないことから，LRBの破断や橋脚の倒壊までは起

こらないと言うことができる． 

地震後の残留応答を比較した結果を図-3.2.13に示す．支承ではリファレンス支承の残留ひずみ

が相対的に大きく，Ⅲ種地盤ほどその傾向は顕著であるが，いずれの残留ひずみも 30%を下回っ

ていることから，地震後の使用性および復旧性はほとんど問題ないと言える．橋脚においては劣

化支承を有するものが大きい傾向ではあるが，その差分は有意ではない．併せて，塑性率は最大

でも 1.7程度であることから，地震後の使用性等は支承と同様である． 
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(a) 入力加速度波形 

 
 

(b) 支承の時刻歴応答 (c) 支承の復元力特性 

 
 

(d) 橋脚の時刻歴応答 (e) 橋脚の復元力特性 

図-3.2.9 T2-II-1（平成 7 年兵庫県南部地震 JR 西日本鷹取駅構内地盤上 NS成分）の動的応答 
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(a) 入力加速度波形 

 
 

(b) 支承の時刻歴応答 (c) 支承の復元力特性 

 
 

(d) 橋脚の時刻歴応答 (e) 橋脚の復元力特性 

図-3.2.10 T2-II-2（平成 7年兵庫県南部地震 JR西日本鷹取駅構内地盤上 EW成分）の動的応答 
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(a) 入力加速度波形 

 
 

(b) 支承の時刻歴応答 (c) 支承の復元力特性 

 
 

(d) 橋脚の時刻歴応答 (e) 橋脚の復元力特性 

図-3.2.11 T2-II-3（平成 7年兵庫県南部地震 大阪ガス葺合供給所構内地盤上 N27W成分）の動的応答 
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(a) 支承 

 

(b) 橋脚 

図-3.2.12 TypeⅡ地震動による最大応答値の比較 
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(a) 支承 

 

(b) 橋脚 

図-3.2.13 TypeⅡ地震動による残留応答値の比較 
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3.2.4 最大級シナリオ地震動に対する動的応答解析 

本項で解析対象としている道路橋全体系モデルは，阪神高速道路 15 号堺線の高架橋の一部を

モデル化したものである．図-3.2.14[3-5]に示すとおり 15号堺線は上町断層帯に平行する位置関係

となっている．篠原ら[3-6]によると，上町断層帯が破壊した時の想定地震動は現在規定されてい

る標準波より大きくなる可能性があり，これを最大級シナリオ地震動と称している．そこで，こ

の最大級シナリオ地震動を本モデルに適用した場合の動的応答を評価するものである． 

 

 

図-3.2.14 上町断層帯と阪神高速道路 15号堺線との位置関係 
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(1) 地震動の設定 

阪神高速道路 6号大和川線における最大級シナリオ地震動[3-7]を用いて動的応答照査を行うも

のとする．大和川線では縦断方向の地質構成，構造形式および深度から，図-3.2.15に示す 4ゾー

ンに区分されており，15号堺線はゾーンⅡに該当する．図-3.2.16にゾーンⅡの加速度応答スペク

トルを示す．ここでは複数のアスペリティモデルによって上町断層が破壊した場合のパターンが

示されているが，免震構造への影響が大きいと考えられる 1.0 秒以上の高周期帯の加速度応答ス

ペクトルが道示タイプⅡ標準波（Ⅱ種地盤）より大きいことから，破壊パターン 1および破壊パ

ターン 4の加速度波形を入力波として設定する． 

 

 

図-3.2.15 大和川線ゾーン区分と堺線の位置関係 

 

図-3.2.16 最大級シナリオ地震動（ゾーンⅡ）および道示 TypeⅡ（Ⅱ種地盤）の加速度応答スペクトル 
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(2) 解析結果 

道路橋示方書標準波と同様，図-3.2.17に破壊パターン 1，図-3.2.18に破壊パターン 4に対する

時刻歴応答および復元力履歴の結果を，劣化支承とリファレンス支承とで比較した動的応答結果

を示す．支承においては，劣化支承のひずみ量（応答）はリファレンス支承よりやや大きいが，

いずれも許容ひずみである 250%を下回っている．一方，橋脚でも劣化支承を有するモデルの応

答が大きい傾向にある．これは LRB の経年劣化に伴うせん断剛性の増加に伴い，橋脚へ伝達する

水平力が大きくなったことが要因と考えられる．いずれのパターンも許容塑性率𝜇𝑎 = 8.08を超過

する応答を示しており，特にパターン 1においては 19.7秒付近で最大応答（|𝜇| = 12.55）を示し，

終局塑性率である𝜇𝑢 = 11.6を上回っている．これより，LRB の破断には至らないが，橋脚が倒壊

する可能性のあることがわかった．最大級シナリオ地震動に対しては，「地震後に構造物が修復

不可能になったとしても，構造物全体系が崩壊せず人命が失われることがない」を目標としてい

る[3-7]ため，劣化 LRB に関しては目標を達成させるための対策を検討することが必要となる場合

があると考えられる． 

支承の応答せん断ひずみおよび橋脚の応答塑性率の最大値を，劣化支承とリファレンス支承で

比較した各結果を図-3.2.19に示す．支承，橋脚ともに最大応答値は劣化支承を有する系の応答が

大きい傾向である．支承は許容ひずみ（250%）に比較すると余裕のある応答を示しているが，そ

の一方で橋脚の応答が大きくなっており，破壊パターン 1で終局値を超過しているのは前述のと

おりである．同じ直下型地震である道路橋示方書タイプⅡ地震動の最大応答値を図-3.2.20に比較

した．タイプⅡ地震動に比べると，最大級シナリオ地震動の支承応答は小さく，橋脚応答が大き

い結果となっている．これは，図-3.2.16 に示すとおり 1.2 秒より長周期領域では道示標準波より

も最大級シナリオ地震動の加速度応答スペクトルが大きく，本研究で用いた 2質点系モデルの一

次等価固有周期が 1.3秒付近であることが影響しているものと考えられる．次に LRBの経年劣化

の影響を見るために劣化支承モデルとリファレンス支承モデルとで比較を行ったが，同様の傾向

であった． 

以上より，最大級シナリオ地震動では LRB の経年劣化が全体の応答に及ぼす影響は変わらず，

橋脚が損傷する可能性が高いと言える． 
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(a) 入力加速度波形 

 

 

(b) 支承の時刻歴応答 (c) 支承の復元力特性 

 

 

(d) 橋脚の時刻歴応答 (e) 橋脚の復元力特性 

図-3.2.17 ゾーンⅡ（破壊パターン 1）の動的応答 
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(a) 入力加速度波形 

 

 

(b) 支承の時刻歴応答 (c) 支承の復元力特性 

 

 

(d) 橋脚の時刻歴応答 (e) 橋脚の復元力特性 

図-3.2.18 ゾーンⅡ（破壊パターン 4）の動的応答 
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(a) 支承 

 

(b) 橋脚 

図-3.2.19 最大級シナリオ地震動による最大応答値の比較 
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(a) 劣化支承モデル 

 

(b) リファレンス支承モデル 

図-3.2.20 TypeⅡ地震動と最大級シナリオ地震動との最大応答値の比較 
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3.2.5 結言 

経年劣化 LRBを有する高架橋の，簡易なモデルで表現した道路橋全体系の動的応答解析により，

レベル 2地震動および最大級シナリオ地震動による応答特性を評価した．得られた知見をまとめ

ると，以下のとおりとなる． 

 

① 道路橋示方書タイプⅠ地震動では，劣化支承モデルの応答がリファレンス支承モデルと比較し

ても大きく，LRBの経年劣化の影響が現れていると考えられるが，各構成要素の許容レベルを

超えるものはなく，所要の耐震性能は満足していると言える．また，H24道示で規定された5

分を超える長時間継続地震動に関しては，特段の有意性は確認されなかった．さらに残留応答

は支承，橋脚とも小さく，地震後の使用性および復旧性はほぼ問題ないことがわかった． 

② 道路橋示方書タイプⅡ地震動では，タイプⅠと同様に，劣化支承モデルはリファレンス支承モ

デルより大きな応答が出ており，劣化LRBの一部には許容ひずみである250%を超過する結果

となった．橋脚の応答を含めても，LRBの経年劣化の影響が現れていると言うことができるが，

LRBの破断や橋脚の倒壊までは至らない．なお，残留応答についてもタイプⅠ地震動と同じく，

地震後の使用性等はほとんど問題ないと言える． 

③ 最大級シナリオ地震動は上町断層帯が破壊した場合を想定した地震動であり，本研究では道示

標準波より大きいものを設定し，動的照査を行った．支承は許容ひずみ以下の応答であるのに

対し，橋脚は許容塑性率を超過し，劣化LRBモデルの一部では終局塑性率を上回る結果となっ

た．すなわち橋脚は倒壊する可能性があり，設定された耐震目標を達成するためには，対策を

講じる必要があることがわかった．また，直下型地震であるタイプⅡ地震動と比較すると，最

大級シナリオ地震動での支承応答は小さく，逆に橋脚応答が大きい結果となっている． 
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3.3 パラメータスタディによる限界状態の把握 

 

3.3.1 緒言 

LRB の経年劣化によって支承特性値が変化し，これによって道路橋全体系の応答にも影響が生

じるが，概ね許容値レベルに留まっていることを前節にて明らかにした．したがって，経年劣化

LRB の地震時終局状態を把握しておくことは，維持管理上極めて重要である．そこで，支承特性

値のうち，等価剛性および切片荷重をパラメータとして動的解析による道路橋全体系の限界状態

を把握する． 

 

3.3.2 支承特性値の経年劣化モデル 

(1) 等価剛性 

ゴムの経年劣化により増加する等価剛性をパラメータとするため，伊藤ら[3-8]により提案され

た天然ゴム支承の等価剛性の劣化推定方法を適用し，本研究で対象とする劣化 LRB の等価剛性予

測式を導く．劣化後の天然ゴム支承の等価剛性変化率 𝐾𝑒𝑞𝑑/𝐾𝑒𝑞0 は次式で表される． 

ここに， 

 𝐾𝑒𝑞𝑑 ：劣化後の等価剛性 

 𝐾𝑒𝑞0 ：初期等価剛性 

 𝑘𝑠 ：加熱促進劣化試験より求まる定数 

 ∆𝑓𝑠 ：支承表面のせん断弾性率の変化率 

 𝑎, 𝑏 ：図-3.3.1に示す支承平面寸法[mm] 

 𝑑∗ ：図-3.3.1に示すクリティカル深さ[mm] 

 𝛼 ：加熱促進劣化試験より求まる定数であり，8.0 × 10−4mmとする 

 𝛽 ：加熱促進劣化試験より求まる定数であり，3.3 × 103 Kとする 

 𝑇 ：実環境下における絶対温度[K] 

 

 
𝐾𝑒𝑞𝑑

𝐾𝑒𝑞0
= 1 + 𝑘𝑠 ∙ ∆𝑓𝑠 (3.8) 

 𝑘𝑠 = 2𝑑∗(𝑎 + 𝑏 − 𝑑∗)
3𝑎𝑏

⁄  (3.9) 

 𝑑∗ = 𝛼 ∙ 𝑒𝑥𝑝 (
𝛽

𝑇
) (3.10) 
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図-3.3.1 支承平面寸法とクリティカル深さ 

 

実環境下における温度については，本研究対象の LRBが実橋に存在していた 1995 年～2012年

の大阪での年平均気温を適用すると 16.9℃であり[3-9]，絶対温度に換算して 290K となることか

ら，式(3.10)よりクリティカル深さ𝑑∗は70.0mmと算出される．支承平面寸法𝑎 =550mm，𝑏 =350mm

と併せて式(3.9)より，𝑘𝑠 ≒0.20 が求められる． 

実環境下の経年劣化の予測として，一般に広く利用されている温度－時間換算則として化学反

応速度論に基づいたアレニウス式が知られており，次式により算出される． 

ここに， 

 𝑡𝑟𝑒𝑓 ：基準環境下での時間 [day] 

 𝑇𝑟𝑒𝑓 ：基準環境下での温度，ここでは 60℃＝333Kである 

 𝑡 ：実環境下での時間 [day] 

 𝑇 ：実環境下での温度であり，ここでは 290Kである 

 𝐸𝑎 ：活性化エネルギーであり，9.94 × 104[J/mol]である 

 𝑅 ：気体定数であり，8.31[J/mol/K]である 

 

式(3.11)に各値を代入すると，𝑡𝑟𝑒𝑓 = 0.0049𝑡 が導かれる． 

さらに，60℃基準温度における∆𝑓𝑠と相当時間の間の関係は式(3.12)のように近似される． 

 

式(3.8)，(3.12)， 𝑡𝑟𝑒𝑓 = 0.0049𝑡 および 𝑘𝑠 ≒ 0.20 より，経年劣化後の天然ゴム支承の等価剛

性変化率は式(3.13)のように求められる（図-3.3.2）． 

 

a=550mm

b
=

3
5

0
m

m

d*

 ln (
𝑡𝑟𝑒𝑓

𝑡
) =

𝐸𝑎

𝑅
(

1

𝑇𝑟𝑒𝑓
−

1

𝑇
) (3.11) 

 ∆𝑓𝑠 = 0.066𝑡𝑟𝑒𝑓
0.515 (3.12) 

 𝐾𝑒𝑞𝑑/𝐾𝑒𝑞0 = 1 + 0.000853𝑡0.515 (3.13) 
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また，初期等価剛性𝐾𝑒𝑞0に表-3.2.1 のリファレンス支承の値 2.06 を適用した場合の等価剛性の

劣化過程を図-3.3.3に示す．ここで 17年後の等価剛性値は 2.22となり，動的解析にてモデル化し

た劣化支承の等価剛性 2.23 とほぼ等しいことから，この劣化予測モデルは妥当であると言える． 

 

 

図-3.3.2 等価剛性劣化予測式 

 

図-3.3.3 解析モデルにおける等価剛性劣化過程 
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(2) 切片荷重 

LRB の減衰性能が変化することによって，橋梁全体系のパフォーマンスへ影響を及ぼすことは

力学的残存性能確認試験でも明らかとなった．そこで，本研究では切片荷重をパラメータとして

限界状態の把握を行うこととし，常時試験の結果を用いて経年劣化予測式を導く．図-3.3.4 は常

時試験における切片荷重と経過年数をプロットしたものである．ここで経過年数とは，試験対象

LRB が供用開始してからの時間のことであり，設置 17 年目に取出して試験を行ったことから，

試験結果のプロットは 18 年目からとなっている．多少のばらつきはあるものの，概ね一様に低

下していることから，線形近似を行った．前節においてモデル化した道路橋全体系の経年劣化

LRB も 17 年間供用後のパラメータで同定していることから，ここに示す傾きにより劣化が進行

するものと仮定する． 

劣化 LRBモデルの切片荷重は，表-3.2.1より𝑄𝑑 =40.8kN であるから，これを 17年経過後の初

期値として，劣化予測式は次のように表される． 

 

これを式(3.2)に代入して各モデルパラメータの最適化を行い，劣化進行 LRB モデルとして動的解

析を実施することとする． 

 

 

図-3.3.4 常時試験結果の近似による切片荷重劣化予測 
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3.3.3 動的応答解析による限界状態の把握 

(1) 解析条件 

検討する道路橋全体系モデルは前項と同一のものを用い，入力地震動は H24 道路橋示方書のⅡ

種地盤の 6波とする．この理由は，タイプⅠ地震動，タイプⅡ地震動のいずれにおいてもⅡ種地

盤の支承応答値（3 波平均）が最大であったためである．また，終局判定を行う破断ひずみにつ

いては，以下の 2ケースを設定する． 

① 現状劣化レベル：経年劣化 LRB の終局試験における破断ひずみ 274% 

② 将来劣化レベル：レベル 2地震動における許容ひずみ 250% 

 

(2) 解析結果 

a)  タイプⅠ地震動 

タイプⅠ地震動 3波のうち，LRB が最大の応答を示した T1-Ⅱ-2（平成 23年東北地方太平洋沖

地震・仙台河川国道事務所構内地盤上 EW 成分）の 25・50・75・100 年後における LRB および

橋脚の履歴曲線を図-3.3.5 に示す．LRB は時間の経過とともに応答値が小さくなっているが，橋

脚はわずかながら大きくなっている．LRBの等価剛性が増加していることにより，支承および橋

脚の応答に影響したものと考えられる．一方，支承の最大応力も徐々に下がっていることから，

剛性増加よりも切片荷重低下の影響が相対的により支配的であることを示している． 

LRB の時刻歴応答を図-3.3.6 に示す．経年とともに振幅が徐々に小さくなっていく様子が見て

とれる．また，地震後の残留応答については，どの劣化レベルにおいてもほとんど発生していな

いことがわかる． 

経過年数ごとの LRB 最大応答ひずみを表-3.3.1 に，3 波平均値の経年変化を図-3.3.7 に示す．

現状から応答が下がっていくことから，支承の終局判定として設定した劣化レベルには到達しな

い結果となった．タイプⅠ地震動である南海トラフ巨大地震は，今後 30 年以内の発生確率が 60

～70%，50 年以内は 90%程度以上と予測されており[3-10]，LRB の劣化に伴う破断ひずみが早い

段階で 250%を下回ることがあれば，LRBが破断する可能性は低くないものと推察される． 
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(a) t=25 年後の履歴曲線（左：支承，右：橋脚） 

  

(b) t=50 年後の履歴曲線（左：支承，右：橋脚） 

  

(c) t=75 年後の履歴曲線（左：支承，右：橋脚） 

  

(d) t=100 年後の履歴曲線（左：支承，右：橋脚） 

図-3.3.5 道示 T1-II-2波によるパラメータスタディ（履歴曲線） 
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(a) t=25 年後の LRB 時刻歴応答 

 

(b) t=50 年後の LRB 時刻歴応答 

 

(c) t=75 年後の LRB 時刻歴応答 

 

(d) t=100 年後の LRB 時刻歴応答 

図-3.3.6 道示 T1-II-2波によるパラメータスタディ（時刻歴応答） 
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表-3.3.1 TypeⅠ地震動における最大応答ひずみ 

t（年） 
最大応答ひずみ（%） 

T1-Ⅱ-1 T1-Ⅱ-2 T1-Ⅱ-3 3 波平均 

0 230.8 248.3 237.3 238.8 

10 235.8 249.0 232.5 239.1 

20 232.4 245.7 227.8 235.3 

25 231.0 244.4 225.8 233.7 

30 229.7 243.4 224.0 232.4 

40 227.4 241.3 221.0 229.9 

50 225.3 239.3 218.4 227.7 

60 223.4 237.5 216.0 225.6 

70 221.6 235.8 213.6 223.7 

75 220.8 235.0 212.5 222.8 

80 219.9 234.3 211.5 221.9 

90 218.3 232.8 209.6 220.2 

100 216.7 231.4 207.8 218.6 

 

 

図-3.3.7 TypeⅠ地震動 3波平均の最大応答ひずみ経年変化 
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b)  タイプⅡ地震動 

タイプⅡ地震動 3 波のうち，LRB が最大の応答を示した T2-Ⅱ-3（平成 7 年兵庫県南部地震・

大阪ガス葺合供給所構内地盤上 N27W 成分）の LRB および橋脚の履歴曲線を図-3.3.8 に示す．

タイプⅠ地震動と同様に LRB は供用年数の増加とともに応答値が徐々に低下しているが，橋脚は

ほとんど変動が現れていない．また，LRBの履歴曲線は徐々に細くなってきており，設定した切

片荷重の劣化と剛性の増加に伴って，減衰性能が低下していることも確認できる．LRBの時刻歴

応答を図-3.3.9 に示す．経年とともに振幅が徐々に小さくなること，および地震後の残留応答が

ほとんど発生していないことについては，タイプⅠ地震動と同傾向である． 

経過年数ごとの最大応答ひずみを表-3.3.2 に，3 波平均値の経年変化を図-3.3.10 に示す．前述

のとおり現状から応答が下がっていくことから，支承の終局判定として設定した劣化レベルには

到達しない．架橋地点の直近に位置する上町断層帯を震源とする直下型地震は，今後 30 年以内

の発生確率が 2～3%，50年以内では 3～5%との予測がある[3-11]が，LRB のゴム劣化に伴う破断

ひずみが設定した 250%を下回ることがあり，かつ当該地震が発生する場合には，LRB 破断の可

能性は排除できないと考えられる． 

 

3.3.4 経年劣化 LRBの使用限界の評価 

前項までの検討から，LRB の使用限界を評価するためには，ゴム劣化による破断ひずみの低下

を付加する必要のあることがわかった．そこで，破断ひずみの劣化予測を設定する． 

本研究で実施した力学的残存性能確認試験におけるリファレンス支承と劣化支承の破断ひず

みに加えて，Kato et al.[3-12]が英国 Lincoln市の Pelham Bridge に設置されていた供用後 38年のゴ

ム支承の材料試験結果を適用する．テストピースの引張試験における最外端の破断伸び約 350%

と，ゴムの破断伸び規格値 550%との按分から，リファレンス支承の破断ひずみ 329%を適用し，

38年後の破断ひずみを 209%と設定した．これらプロットした劣化予測を図-3.3.11に示す． 

最大応答ひずみの経年変化と破断ひずみの劣化予測を組み合わせて限界状態へ至る期間の評

価を行う．最大応答ひずみ経年変化は供用開始から取り出しまでの 17 年を加算し，図-3.3.12 に

タイプⅠ地震動，図-3.3.13 にタイプⅡ地震動を示す．いずれも 27～28 年で交差することから，

これを経年劣化 LRB の使用限界へ至る年数と評価される． 

 

本評価は数少ない経年劣化 LRB の試験データ等を適用したものであることから，その確度を向

上するために，ゴムの経年劣化と支承の破断ひずみを定量的に評価できる方法の確立が，今後の

課題であると考える． 
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(a) t=25年後の履歴曲線（左：支承，右：橋脚） 

  

(b) t=50 年後の履歴曲線（左：支承，右：橋脚） 

  

(c) t=75年後の履歴曲線（左：支承，右：橋脚） 

  

(d) t=100年後の履歴曲線（左：支承，右：橋脚） 

図-3.3.8 道示 T2-II-3波によるパラメータスタディ（履歴曲線） 
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(a) t=25年後の LRB 時刻歴応答 

 

(b) t=50 年後の LRB 時刻歴応答 

 

(c) t=75年後の LRB 時刻歴応答 

 

(d) t=100年後の LRB 時刻歴応答 

図-3.3.9 道示 T2-II-3波によるパラメータスタディ（時刻歴応答） 
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表-3.3.2 TypeⅡ地震動における最大応答ひずみ 

t 
最大応答ひずみ（%） 

T2-Ⅱ-1 T2-Ⅱ-2 T2-Ⅱ-3 3 波平均 

0 255.8 234.4 251.5 247.2 

10 249.2 240.0 245.6 244.9 

20 245.1 235.0 240.3 240.1 

25 243.6 232.9 238.3 238.3 

30 242.0 231.0 236.4 236.5 

40 239.1 227.2 233.4 233.2 

50 237.4 224.8 231.5 231.2 

60 236.0 222.3 229.8 229.4 

70 234.6 220.0 228.3 227.7 

75 234.0 219.0 227.6 226.9 

80 233.3 218.0 226.6 225.9 

90 228.8 216.0 225.6 223.5 

100 227.1 214.1 224.3 221.9 

 

 

図-3.3.10 TypeⅡ地震動 3波平均の最大応答ひずみ経年変化 
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図-3.3.11 破断ひずみの劣化予測 

 

図-3.3.12 経年劣化 LRB限界状態の評価（タイプⅠ地震動） 

 

図-3.3.13 経年劣化 LRB限界状態の評価（タイプⅡ地震動） 
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3.3.5 結言 

経年劣化 LRBの地震時終局状態を把握することを目的として，等価剛性および切片荷重をパラ

メータとして動的応答解析による道路橋全体系の限界状態を把握した．得られた知見をまとめる

と，以下のとおりとなる． 

 

① タイプⅠ地震動では，LRBの等価剛性増加によって時間の経過とともに最大応答ひずみが下が

っているが，橋脚はわずかに増加傾向にある．一方，支承の最大応力も徐々に下がっているこ

とから，剛性増加よりも切片荷重低下の影響が相対的に敏感であることが示された．LRBの終

局判定においては，現状から応答が下がっていくことから，設定した劣化レベルに到達しない

結果となった．南海トラフ巨大地震の今後の予測発生確率と照合すると，LRBの劣化に伴う破

断ひずみが早い段階で250%を下回ることがあれば，LRBが破断する可能性は低くないものと

推察される． 

② タイプⅡ地震動では，LRBは供用年数の増加とともに応答値が漸減しているが，橋脚はほとん

ど変動が現れていない．また，LRBの履歴曲線は徐々に細くなってきており，減衰性能が低下

していることも確認された．支承の終局判定では，タイプⅠ地震動と同様に設定した劣化レベ

ルには到達しない．架橋地点の直近に位置する上町断層帯を震源とする直下型地震の予測発生

確率は南海トラフ巨大地震ほど高くはないが， LRBのゴム劣化に伴う破断ひずみが設定した

250%を早期に下回り，かつ当該地震が発生する場合には，LRBの破断可能性は排除できない

と考えられる． 

③ 最大応答ひずみの経年変化と破断ひずみの劣化予測を組み合わせて限界状態へ至る期間の評

価を行ったところ，地震動タイプにかかわらず27～28年と試算された．しかしながら，本評価

は数少ない経年劣化LRBの試験データ等を適用したものであることから，その確度を向上する

ために，ゴムの経年劣化と支承の破断ひずみを定量的に評価できる方法の確立が，今後の課題

である． 
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3.4 まとめ 

 

第 3 章「動的応答から見た残存性能評価」では，経年劣化 LRBの支承特性値の変化が道路橋全体

系の地震時性能へ及ぼす影響について，レベル 2地震動ならびに最大級シナリオ地震動に対する

動的応答の観点から検討した．併せて，支承特性値をパラメータとした限界状態の把握を行った． 

 

劣化 LRBを有する道路橋全体系の動的応答解析にて得られた知見は以下のとおりである． 

(1) 道路橋示方書タイプⅠ地震動では，劣化支承モデルの応答がリファレンス支承モデルと比較

しても大きく，LRB の経年劣化の影響が現れていると考えられるが，各構成要素の許容レベ

ルを超えるものはなく，所要の耐震性能は満足していると言える．また，H24道示で規定さ

れた 5分を超える長時間継続地震動に関しては，特段の有意性は確認されなかった．さらに

残留応答は支承，橋脚とも小さく，地震後の使用性および復旧性はほぼ問題ないことがわか

った． 

(2) 道路橋示方書タイプⅡ地震動では，タイプⅠと同様に，劣化支承モデルはリファレンス支承

モデルより大きな応答が出ており，劣化 LRBの一部には許容ひずみである 250%を超過する

結果となった．橋脚の応答を含めても，LRB の経年劣化の影響が現れていると言うことがで

きるが，LRB の破断や橋脚の倒壊までは至らない．なお，残留応答についてもタイプⅠ地震

動と同じく，地震後の使用性等はほとんど問題ないと言える． 

(3) 最大級シナリオ地震動は上町断層帯が破壊した場合を想定した地震動であり，本研究では道

示標準波より応答スペクトルの値が大きいものを設定し，動的照査を行った．支承は許容ひ

ずみ以下の応答であるのに対し，橋脚は許容塑性率を超過し，劣化 LRBモデルの一部では終

局塑性率を上回る結果となった．すなわち橋脚は倒壊する可能性があり，設定された耐震目

標を達成するためには，必要な対策を講じる必要があることがわかった．また，直下型地震

であるタイプⅡ地震動と比較すると，最大級シナリオ地震動での支承応答は小さく，逆に橋

脚応答が大きい結果となっている． 

 

支承特性値のパラメトリックスタディによる限界状態の把握にて得られた知見は以下のとお

りである． 

(4) タイプⅠ地震動では，LRB の等価剛性増加によって時間の経過とともに最大応答ひずみが下

がっているが，橋脚はわずかに増加傾向にある．一方，支承の最大応力も徐々に下がってい

ることから，剛性増加よりも切片荷重低下の影響が相対的に敏感であることが示された．LRB

の終局判定においては，現状から応答が下がっていくことから，設定した劣化レベルに到達

しない結果となった．南海トラフ巨大地震の今後の予測発生確率と照合すると，LRB の劣化

に伴う破断ひずみが早い段階で 250%を下回ることがあれば，LRBが破断する可能性は低く

ないものと推察される． 

(5) タイプⅡ地震動では，LRB は供用年数の増加とともに応答値が漸減しているが，橋脚はほと

んど変動が現れていない．また，LRB の履歴曲線は徐々に細くなってきており，減衰性能が

低下していることも確認された．支承の終局判定では，タイプⅠ地震動と同様に設定した劣

化レベルには到達しない．架橋地点の直近に位置する上町断層帯を震源とする直下型地震の

予測発生確率は南海トラフ巨大地震ほど高くはないが， LRB のゴム劣化に伴う破断ひずみ
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が設定した 250%を早期に下回り，かつ当該地震が発生する場合には，LRBの破断可能性は

排除できないと考えられる． 

(6) 最大応答ひずみの経年変化と破断ひずみの劣化予測を組み合わせて限界状態へ至る期間の

評価を行ったところ，地震動タイプにかかわらず 27～28年と試算された．しかしながら，

本評価は数少ない経年劣化 LRB の試験データ等を適用したものであることから，その確度を

向上するために，ゴムの経年劣化と支承の破断ひずみを定量的に評価できる方法の確立が今

後の課題である． 
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第 4章 鉛プラグの常時変形による経年劣化メカニズム 

 

 

4.1 概説 

 

実橋にて長期間供用中に経年劣化損傷が発生した LRB の鉛プラグの状態を確認したところ，破

断や流出，異物の付着といった現象が確認された．当該 LRB の供用中に大規模な地震は起こって

いないことから，鉛プラグで確認された変状は温度変化に伴う上部工の伸縮によってもたらされ

るせん断変形のみで発生したと考えることができる． 

本章においては，LRB の長期間供用に伴う鉛プラグの劣化メカニズム検証を行うものである．

4.2 節では経年劣化 LRB の鉛プラグの分析ならびに詳細観察を行い，先に確認された様々な変状

の発生過程を考察する．4.3 節では LRB の数値シミュレーションによる常時変形解析を行い，鉛

プラグに発生する応力状態を把握するとともに，その結果より推察される損傷メカニズムについ

て述べる． 

 

 

4.2 劣化メカニズムの推定 

 

4.2.1 緒言 

17 年間の供用中に経年劣化損傷が起きた LRB を取り出し，力学試験を実施した後もしくは材

料試験用の試験片を採取する際に鉛プラグを観察したところ，鉛プラグの破断や孔外への突出，

粉状物質の付着といった現象が見られた．その発生メカニズムを追究するため，損傷鉛プラグの

更なる詳細調査を実施した． 

鉛プラグの不純物分析および鉛プラグ付着物の分析により，確認された粉状物質が鉛プラグ自

体に起因するものか外部からのものかを特定した．併せて鉛プラグの破断面および切断面を詳細

観察することにより，破断過程を推定した． 
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4.2.2 鉛材料試験 

(1) 鉛不純物分析 

LRB は高純度の鉛プラグにより，その塑性変形によって減衰性能を発揮するものであるが，劣

化支承の L1試験および L2 試験とも減衰性能が大幅に低下していたことや，想定を超える破断状

況にあったことから，鉛プラグが必要とされる純度以下である可能性が考えられた． 

分析対象とした鉛プラグは終局試験後の鉛プラグとした（写真-4.2.1参照）．分析方法は，試料

を酸分解処理した後，JIS H 1123 に基づいて ICP 質量分析法（ICP-MS）により，Sb，Sn，Cu，

Ag，As，Zn，Fe，Bi の 8 元素の含有率を分析した．これらは建築用の装置等に用いられる圧延

した鉛板の規格である JIS H 4301に不純物として規定されている．分析により得られた各元素の

含有率の合計値を 100%から控除した値が Pbの含有率となる． 

分析結果を表-4.2.1 に示す．分析した不純物の含有率は，いずれも機器の検出限界値である

0.0005%（5ppm）未満であり，これらの合計は最大でも 0.004%（40ppm）未満である．したがっ

て，当該 LRB の鉛プラグの Pb 含有率純度は 99.996%以上となる．また，鉛地金のミルシートと

の比較を行ったところ，Pb 含有率は 99.996%であることから，本研究にて対象とした LRB の鉛

プラグの純度は問題がないことがわかった． 

 

 

写真-4.2.1 分析対象鉛プラグ 

 

表-4.2.1 鉛不純物分析結果 

元素 Sb Sn Cu Ag As Zn Fe Bi 

含有率 < 0.0005 < 0.0005 < 0.0005 < 0.0005 < 0.0005 < 0.0005 < 0.0005 < 0.0005 

【単位：重量%】 
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(2) 粉状物質分析 

次に鉛プラグならびに LRB プラグ孔ゴムに付着していた粉体物質の分析を行った．これは鉛プ

ラグが変化したものか，外部から入りこんだものかを判別するために実施したものである． 

 

まず，走査型電子顕微鏡（SEM：Scanning Electron Microscope）に付帯するエネルギー分散型 X

線装置（EDX：Energy Dispersive X-ray Spectrometer）を用いて元素分析を行った．この分析方法

は，短時間で多元素の同時分析が可能かつ検出感度も高いことから，汎用的に用いられているも

のである．力学試験後において確認された黄土色の物質とプラグ孔部のゴムに付着していた灰色

の物質とを分析した．図-4.2.1に黄土色粉，図-4.2.2に灰色粉の分析結果を示す． 

黄土色粉の SEM 写真では粒子が小さいのに対し，灰色粉は相対的に大きい．これは前者が鉛

プラグに付着していたことから，支承の変形に伴う摺動により微粉化されたことが考えられる．

EDX分析においては，鉛はエネルギー2.3keV 付近にピークが検出されるが，黄土色粉，灰色粉い

ずれも高い強度を示している．このことから，粉状物質は鉛プラグから生成し，何らかの変化を

受けたものと推察される．なお，0.3keV 付近と 0.5keV 付近にも相対的に高い強度が見られてお

り，それぞれ炭素と酸素と判定された．炭素は灰色粉での強度が高いことから，ゴム製造時に使

用されるカーボンブラックであると考えられるが，酸素は鉛の酸化化合物である可能性が高い． 

 

そこで次に，粉状物質の構成成分を同定することを目的に X 線回折分析を行った．図-4.2.3 に

各粉状物質の定性分析結果を示す．いずれも PbO が強く検知されていることから，EDX 分析結

果から推定したとおり，鉛の酸化によって生成したものであることがわかった． 
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図-4.2.1 黄土色粉状物質の SEM／EDX元素分析結果 
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図-4.2.2 灰色粉状物質の SEM／EDX元素分析結果 
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(a) 黄土色粉状物質の分析結果 

 

 

(b) 灰色粉状物質の分析結果 

図-4.2.3 X線回折分析結果 

 



第 4章 鉛プラグの常時変形による経年劣化メカニズム 

125 

 

(3) 破断面 SEM観察 

切断後の供試体から損傷した鉛を取出し，破断過程を推定することを目的として破断面を走査

型電子顕微鏡（SEM）により観察した．観察対象は L2 試験後の劣化支承の鉛プラグである．観

察結果を写真-4.2.2に示す． 

破面上にストライエーションが観察されることから，疲労破壊であることがわかった．併せて，

表面には所々に過大なせん断力による延性破壊であることを示す伸長形ディンプルと見られる

模様が確認された．しかし，ストライエーションおよび伸長形ディンプルも明瞭なものは少なく，

凹凸がすり減った様相を呈している．これは破断後も支承のせん断変形による擦動を繰り返し受

けたことによることが考えられる．以上より，破断は供用時の常時変形により生じた可能性が高

いものと推定されるが，その発生時期は不明である．なお当該支承で鉛突出が確認された時期（供

用開始から 13年後）を破断時と仮定し，1日の常時変形を 1サイクルとみなすと，破断までの繰

り返し回数は 5,000 回弱となり 10
4
 回程度以下に相当することから，低サイクル疲労[4-1]である

と考えられる． 

 

(4) 切断面結晶観察 

鉛は常温において，降伏後に再結晶により結晶格子のずれを自己修復するという特性を有し，

これにより最終的にはひずみが解消されて変形前の性質に戻ることが知られている．具体的には

常温（20℃付近）において 1 時間に全体の 50%が再結晶するとされている[4-2]．再結晶のプロセ

スとしては，塑性変形により結晶内部に転位などの格子欠陥が多数導入され，内部エネルギー（ひ

ずみ）が増大する．通常は加熱により格子欠陥密度の減少とともに変形した結晶が多角形の細粒

に分割し，結晶粒は内部ひずみを持たない安定したものとなる[4-3]．鉛の場合はこの加熱の過程

なしに再結晶が進行する． 

また，金属材料全般に言えることとして，再結晶の際に生成する結晶粒子の大きさ（結晶粒度）

は塑性ひずみや材料強度に影響を及ぼす．すなわち粒度が大きいほど塑性ひずみが小さく，ひず

み硬化が解消する[4-4][4-5]．これは経験的に Hall-Petchの関係として式(4.1)が成立している． 

 

 𝜎 = 𝜎0 +
𝑘

√𝑑
 (4.1) 

ここに， 

 𝑑 ：結晶粒度 

 𝜎 ：結晶粒度 𝑑のときの降伏点や引張強さ 

 𝜎0 ：基準とする降伏点や引張強さ 

 𝑘 ：比例定数 
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写真-4.2.2 鉛プラグ破断面の SEM観察結果（劣化支承 L2試験後） 

 

  

 

伸長形ディンプルと推定される部位 

 

 

 

  

 

伸長形ディンプルと推定される部位 

 

ストライエーションと推定される部位 
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なお，融点の 1/2 以上の加工温度で変形した場合，変形中および直後に再結晶が進行する．こ

れを動的再結晶（dynamic recrystallization）と呼び，加工後の静的な高温保持中に起こる静的再結

晶（static recrystallization）とは区別する．動的再結晶は加工中の再結晶であるため，生じた再結

晶粒がすぐに塑性変形を受け，粒内に加工組織（高い転位密度）を有することが特徴である[4-6]．

これは塑性ひずみが解消しないことと同義である．鉛の融点は 600K（327℃）であるため，300K

（27℃）以上では動的再結晶が起こることになる．高山ら[4-7]によると，LRB加振実験において

鉛表面温度が最大 70℃程度まで上昇したと報じており，また，Muramatsu et al.
 
[4-8]は超緩速変形

におけるひずみ保持引張試験を実施し，室温でも動的再結晶が起こることを示していることから，

本研究で対象とした LRB においても動的再結晶が起きている部分もあると考えられる． 

本研究では，結晶粒度を把握することを目的に，鉛プラグ切断面の結晶観察を行った．比較の

ために，前出の劣化損傷支承（以下，「劣化支承」と呼ぶ．）および新規製作支承（以下，「リフ

ァレンス支承」と呼ぶ．）に対してそれぞれ実施した．なお，劣化支承は L2試験後，リファレン

ス支承は L1試験後に供試体を取り出したものである．それぞれの観察結果を写真-4.2.3および写

真-4.2.4に示す． 

リファレンス支承の結晶粒度は上側鋼板に拘束されて変形の少ない部分では大きく（位置①），

破断面近傍などの変形が大きい部分では小さくなっている（位置⑤）．また破断部やプラグくび

れ部（位置④）では結晶粒子の折り込みが認められることから，せん断による塑性変形が繰り返

された結果，再結晶が不十分もしくは動的再結晶が起こったことにより，ひずみが解消されてい

ないことがうかがえる．これより塑性ひずみの蓄積された箇所からきれつが生じ，それが進展す

ることで破断したものと推定される． 

一方，劣化支承においては，リファレンス支承の位置①に見られる初期の状態はほぼ見られず，

結晶粒度は非常に小さい．またプラグ外縁部や破断部は目視で粒径が確認できない状態である．

これは鉛プラグ全体が 20年近く常時変形を受けていたことと L2試験による非常に大きな塑性変

形を受けたことにより，結晶を流動させたものと考えられる． 

両者を比較すると，リファレンス支承は L1 試験の大変形を経験しているにも関わらず破断部

等を除き結晶流動は起こしていないが，劣化支承は全体的に流動が発生している．このことから，

長期間の常時変形により結晶が流動し，十分に再結晶が進行せず粒度が小さい状態に留まるため，

塑性ひずみが解消されずきれつが発生し，その進展により破断に至るものと推定される． 

以上の観察結果をまとめると，LRBの常時変形において破断時期は不明であるが低サイクル疲

労破壊が起きていること，かつ塑性ひずみが解消していないことが判明した． 
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② 

③ 

④ 

⑤ 

⑥ 

⑦ 
⑧ 

⑨ 

⑩ 

⑪ 

 

写真-4.2.3 リファレンス支承 L1試験後の結晶観察結果 
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写真-4.2.4 劣化支承 L2試験後の結晶観察結果 
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4.2.3 鉛プラグ劣化メカニズム推定 

写真-4.2.5に示すように，橋軸方向断面の鉛プラグ（LLプラグ）と橋軸直角方向断面の鉛プラ

グ（TT プラグ）とでは，損傷状況が異なっている．これは，当該 LRB の構造や実橋における使

用環境等から生じたものと考えられることから，両者それぞれに損傷（劣化）メカニズムの推定

を行う． 

 

(1) LLプラグ 

LRB 切断面の鉛プラグの損傷状況（第 2 章第 5 節）では，LL プラグの多くは破断し，プラグ

孔外へはらみ出しが発生していた．常時変形によって鉛プラグは鋼板のエッジと接触する部分に

応力集中が生じ，連続的な変形中に起こる動的再結晶[4-6]によって，応力集中部のひずみが完全

に解消されないと考えられる．このことは劣化支承の結晶粒度が非常に小さくなっていることか

らも説明できる．残留ひずみが蓄積され，きれつ発生レベルに至った箇所から初期欠陥が生じ，

繰り返し常時変形によってそれが進展し，最終的に破断すると推定される． 

 

 

  

LLプラグの損傷状況 TT プラグの損傷状況 

写真-4.2.5 鉛プラグの損傷状況 

  

TTプラグ 

LLプラグ 
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また，支承縁端からのかぶりが薄く相対的にプラグへの拘束圧が弱くなることから，LRB のせ

ん断変形によって拘束力の小さい外側へ押し出される．その影響により内部鋼板の変形ならびに

ゴムの圧縮により，ゴム層と内部鋼板の接着層がはく離し，最終的にはそれが進展することで側

面からの突出へと至るものと推察される． 

なお，一部に黄土色の粉状物質である酸化鉛（PbO）が確認されているが，これは鉛プラグ突

出に伴って生じた支承側面のゴム開口部より雨等の外的劣化因子が浸入したことによるものと

考えられる．この劣化メカニズムについては後述する． 

 

(2) TTプラグ 

このプラグの損傷の特徴は，ほとんどで酸化鉛（PbO）が検出されていることである．図-4.2.4

に示すとおり，鉛プラグがソールプレートに覆蓋されていない構造となっている．これは，フラ

ンジ幅の狭い鋼鈑桁において鋼製支承から LRB へ取替えの際に，ソールプレートをフランジ幅に

合わせたことによるものである．そのため，上載荷重が支承面および鉛プラグに対して不均一に

かかることになり，ソールプレートとプラグ孔の隙間（開口部）から押し出されるように突出す

るものと推定される（写真-4.2.6）． 

 

  

図-4.2.4 LRB構造概略図 

 

写真-4.2.6 プラグ孔隙間からの鉛プラグの突出 
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鉛プラグが突出したことから，鉛量は製造時より減少することになり，プラグ孔内に空隙が発

生する場合がある．ここに水（雨水，ジョイント等からの漏水，空気中の湿気等）が入りこんだ

場合，特に pH＜5.1の酸性の場合は腐食環境となり，酸化剤の存在によりまず PbOを形成する[4-9]

ことが知られている． 

 𝑃𝑏 + 𝐻2𝑂 → 𝑃𝑏𝑂 + 2𝐻+ + 2𝑒−  

酸性雨は，自動車や事業所等から排出されるガスに含まれる窒素酸化物（NOx）や硫黄酸化物

（SOx）が水蒸気に溶け込んで雨となるものである．なお，架橋地点である大阪市域における酸

性雨のpHは梅雨期で4.48，秋雨期で 4.57と観測されている[4-10]．高架道路橋ではそれに加えて，

路面に付着した自動車排出ガスに含まれる酸化物が降水にさらに溶け込むことが考えられ，伸縮

装置等の損傷がある場合に漏水となって LRB へ影響を及ぼすことが想定される． 

また，LLプラグと同様に，常時変形時の鋼板エッジ接触部における応力集中発生ならびに残留

ひずみの蓄積により，初期きれつが発生する．鉛プラグは高純度の鉛地金から製作されるが，そ

の時点で緻密な酸化膜が表面を覆う，いわゆる不動態となるため内部は保護されるが，前述のよ

うな欠陥が生じ，かつ腐食環境にある場合は上記の反応が起きることとなる．その後の繰返し変

形によってきれつ進展が進むと，さらに酸化反応は進み，併せてきれつ面どうしが擦れることに

より酸化鉛が微粉化されるものと推定される． 

 

4.2.4 結言 

長期間供用した LRB の経年劣化損傷について，その発生メカニズムを追究するため，損傷鉛プ

ラグの更なる詳細調査を実施した．得られた知見をまとめると，以下のとおりとなる． 

 

① 鉛プラグの突出損傷は供用時の常時変形により生じたものと推定される．発生要因としては，

ゴム層が厚いために鉛プラグの拘束が弱い部分が生じ，支承のせん断変形時に鉛内部で回転に

よる引張を受けると考えられる． 

② 断面観察の結果，破断した時期は不明だが，低サイクル疲労の影響が大きいことが判明した．

また，結晶粒度が小さいことから再結晶によるひずみ解消が完全ではなく，繰り返し変形で塑

性ひずみが蓄積された部分が損傷（きれつ発生から破断）したと推定される． 

③ 鉛プラグの劣化メカニズムは，常時変形時において鉛プラグ表面の応力集中部でのひずみによ

り発生する欠陥（きれつ）が発端となる可能性が高い．また酸化鉛（PbO）は外部からの水の

影響により生成したものであり，きれつの進展と相まって進行，粉体化するものである． 
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4.3 挙動解析による損傷メカニズム検証 

4.3.1 緒言 

前節における劣化メカニズム推定より，供用時の常時変形により応力集中が起こり，繰り返し

によって残留ひずみの累積により初期きれつが発生し，その進展により破断へ至ることが推定さ

れた．そこで，常時変形時の LRB の挙動解析を行うことにより，鉛プラグにどの程度のひずみが

発生しているかを把握するとともに損傷メカニズムを検証する． 

 

4.3.2 解析モデル 

汎用解析コード ABAQUS(Ver.6.12)を用い，鉛プラグのひずみに着目した LRB の弾塑性静的解

析を行う．解析モデルは図-4.3.1に示すように中央部 1/4 を解析範囲とし，端部鉛プラグは中央の

鉛の変形挙動に大きな影響を与えないと考えられるため，解析速度向上のためモデル化を省略し

ている．なお，矢視 A は鉛プラグの支承境界面における変形およびひずみ状態を見る方向として

設定した．  

拘束，接触条件を次のとおり設定した．なお，接触部の摩擦係数は 0.8とした． 

 拘束条件・・・下面拘束 

 接触条件・・・鉛プラグ－ゴム層間，鉛プラグ－各鋼板間 

 接触条件を設定した部分以外は固着とした 
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図-4.3.1 解析モデル 

 

図-4.3.2 接触条件 

  

矢視 A 

1/2対称面以
降でモデル化 
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端部鉛プラグ 
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内部 
鋼板 

ゴム 5層 
(総厚 70mm) 

上鋼板（SS 材） 

下鋼鈑（SS 材） 

―：接触を設定 
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4.3.3 材料物性値の設定 

(1) 鉛 

弾性域においては，松田ら[4-9]の試験結果を引用し表-4.3.1 に示す物性値を用いた．一方，鉛

はひずみ速度依存性の非常に大きい材料であり，塑性域における構成モデルが一義的に示されて

いないことから，本研究において引張試験を行い，応力－ひずみ関係を求めた．試験片は図-4.3.3

に示す形状を作成し，ひずみ速度は 1%/sec ，0.1%/sec ，0.01%/sec の 3水準とする引張試験を各

3試験片ずつ実施した．ここでの試験温度は 22～23℃の室温である．得られた公称ひずみから対

数ひずみ（真ひずみ）を算出しており，真応力－真ひずみ関係を図-4.3.4 に示す．ひずみ速度

0.01%/secにおいてノイズのような現象が発生しているのは，長時間の試験のため外部からの振動

を受けた影響であるが，引張強さには振動の影響は少ないと考えられる． 

これらの結果については松田ら[4-11]やHotta et al.[4-12]の試験結果と比較したところ（図-4.3.5），

速度が遅くなると引張強さは小さくなることや，引張強さが発生している時のひずみも小さくな

っていることなど，同様の傾向であることを確認している．よって，本研究では，0.01%/secの試

験結果を用いて，図-4.3.6 に示すようにトリリニアモデルとし，最大応力以降の 3 次勾配は解析

の収束性のため 2次勾配の 1/10と設定した．硬化則は等方硬化則を用いた．なお，前節にて，破

断面およびプラグくびれ部では結晶粒度が小さい状態が観察されており，塑性ひずみが残留して

いる可能性が高いことから，再結晶によるひずみ解消速度は常時変形による鉛プラグ内の塑性ひ

ずみ増加速度を下回ると考え，本解析では再結晶による影響は小さいものとしている． 

(2) ゴムおよび鋼板 

鋼板は弾性域において JIS に規定される物性値を用いた（表-4.3.1）．塑性域では SS材の JIS 下

限値（降伏点 245N/mm
2，引張強さ 400N/mm

2，伸び 21%）から算出した対数ひずみ（真ひずみ）

モデルとし，図-4.3.7に示す構成モデルを設定，硬化則は移動硬化則を用いた． 

ゴムは超弾性材料とし，材料試験における引張試験結果（図-4.3.8）を基に Ogden モデル[4-13]

を用いて設定した． 

 

表-4.3.1 鋼板および鉛プラグの物性値（弾性域） 

 ヤング率(MPa) ポアソン比 

鋼板 2.06E+05 0.30 

鉛プラグ 1.60E+04 0.41 

 

 

図-4.3.3 鉛の引張試験片形状 
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図-4.3.4 鉛の引張試験より得られた真応力－真ひずみ線図 

 

図-4.3.5 真応力－真ひずみ線図の比較 
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文献[4-9](0.1%/sec)

文献[4-9](0.01%/sec)

文献[4-9](0.001%/sec)

文献[4-10](100%/sec)

文献[4-10](10%/sec)

文献[4-10](1%/sec)

文献[4-10](0.2%/sec)
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図-4.3.6 鉛の解析入力値（構成モデル）の設定 

 

図-4.3.7 鋼板の真応力－真ひずみ線図 

 

図-4.3.8 ゴムの公称応力－公称ひずみ線図 
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4.3.4 解析手順 

下記および図-4.3.9に示すステップにより LRB の常時変形挙動解析を行った． 

STEP 1：鉛プラグの挿入 

ゴム支承に鉛プラグを挿入した状態を考慮し，鉛プラグの体積が 2%膨張するように温度荷重

を設定し，鉛挿入時の初期応力を負荷する．ここで，鉛プラグの体積膨張を付加しているのは，

実際の製造過程においてプラグ孔容積よりやや多い鉛を圧入していることを再現するためで，メ

ーカーヒアリングよりその増分を 2%と設定したものである． 

STEP 2：死荷重載荷 

モデルに死荷重（支承反力 48.3t）相当の面圧 2.49MPa を載荷する． 

STEP 3：橋軸方向への負荷（常時変形） 

橋軸方向への負荷として，供用時の常時変形を想定した解析を行う．解析条件は第 3章におけ

る力学試験と同条件として，ゴム厚さの 70%（49mm）を変位量として橋軸方向に負荷し，発生

する応力（ひずみ）を求める．なお，本解析は下側も剛体でモデル化しているため，上下各々逆

相で 24.5mmを負荷する． 

 

 

図-4.3.9 鉛の解析入力値（構成モデル）の設定 

STEP 3 

  

  

  

模擬常時変形として±49mm（上下各々逆相で 24.5mm： 

ゴム厚さの 70%）を橋軸方向に負荷 

STEP 2 

  死荷重 48.3ton 載荷 

  

下面拘束 

STEP 1 

鉛の体積を 
2%膨張させる 
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4.3.5 解析結果 

本解析条件では，1 往復目-X 方向 49mm 負荷（以下，「3/4 往復目」と呼ぶ．）の次ステップに

て発散し終了した．したがって，本解析結果は 3/4 往復目までの結果について述べる．なお，ひ

ずみは破断に寄与すると考えられる引張側について考察する． 

(1) 載荷前状態 

初期状態から STEP 1，STEP 2 の変形挙動および Z方向（鉛プラグの鉛直方向）の全ひずみコ

ンター図を図-4.3.10に示す．STEP 1 では，図-4.3.10 (b)より鉛プラグに大きな変形は発生しない

ことがわかった．STEP 2に進むと，鉛プラグのゴムと接している部分にわずかながらはらみ出し

が発生した（図-4.3.10 (c)参照）．なお，Z方向の全ひずみは STEP 1 で最大 0.055，STEP 2で 0.078

生じている．これはゴムの物性が鋼板および鉛に比べて非常に柔らかく，鋼板とゴムとの境界部

において鉛プラグの拘束圧が急激に変化しているためであると考えられる． 

 

 

 

 

図-4.3.10 初期状態から STEP1，2の変形挙動および Z方向全ひずみコンター図 

  

 

(c) STEP 2 

拡大（矢視 A） 

(b) STEP 1 

拡大（矢視 A） 

(a) 初期状態 
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(2) 載荷状態 

本解析の橋軸方向変位負荷（STEP 3）時での 3/4往復目における LRBモデル変形図を図-4.3.11

に示す．これと図-4.3.10 (c)とを比較すると，鉛プラグはゴム部へのはらみ出しが進んでいること

が確認される．また，剛体（上下鋼板および内部鋼板）とゴムとの境界部に接触する鉛プラグは

応力集中が発生している可能性が高いことがうかがえる． 

STEP 3時における内部鋼板の変形挙動を図-4.3.12に示す．1往復目+X方向 49mm負荷時（以

下，「1/4往復目」と呼ぶ．）および 3/4 往復目の鋼板の変形は，鉛プラグとの接触部分だけに曲げ

変形が発生している以外は大きな変形は発生しなかった．なお，写真-2.5.4 に示す常時試験後の

LRB 切断面においては，鋼板の変形はほとんど確認されていないことから，実現象を概ね再現で

きていると言える． 

 

鉛プラグの塑性ひずみコンター図について，STEP 3 時の 1/4往復目を図-4.3.13に，3/4往復目

を図-4.3.14に示す．これは Mises降伏条件における相当塑性ひずみ値を表したものである．いず

れの結果においても，上下鋼板および内部鋼板のエッジと接触している部分に大きな塑性ひずみ

が発生していることが確認された．これは鋼板とゴムとの剛度の差が非常に大きいため，境界部

の応力集中により生じるものと考えると理解がしやすい． 

一方，鉛が鋼板で拘束されることにより，その上下で引張および圧縮場が生じている．引張場

となっている鉛要素の相当塑性ひずみの最大値は，図-4.3.13 では 0.75，図-4.3.14 では 1.22 とな

っている．参考ながら，本解析で用いた鉛物性値のベースとなっているひずみ速度 0.01%/sec の

引張試験では，真ひずみにおいておよそ 0.23～0.31で破断に至っている（図-4.3.4参照）．本解析

と引張試験では条件が異なるため単純な比較はできないものの，破断に至るひずみレベルに達し

ている可能性はあると推察される． 

このことより，鉛は鋼板エッジとの接触位置において早いサイクルできれつが発生する可能性

があると考えられる．常時変形の繰り返しごとに同一位置に引張場が生じることとなれば，きれ

つが進展し破断へ至ることが想定される．第 2章第 5節にて観察した鉛プラグ破断位置は鋼板の

近傍が多いことから，実現象とよく一致していると言える． 

 

本解析により得られた荷重－変位曲線を図-4.3.15 に示す．常時試験の履歴曲線と比較すると，

解析ではやや荷重が大きく出ており，履歴ループも膨らんでいるが，これは解析の収束性のため

鉛の物性値のうち最大応力以降の 3次勾配は 2次勾配の 1/10と設定した影響によるものと考えら

れる．一方，剛性はおおよそ同じ傾向を示しており，解析の再現性は悪くないと言える． 
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図-4.3.11 解析最終ステップにおける LRBの変形状態 
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(a)橋軸方向変位負荷前 

 

(b) 1/4 往復目負荷 

 

(c) 3/4往復目負荷 

 

(d) (c)における鉛プラグ孔付近鋼板変形状況 

図-4.3.12 橋軸方向変位負荷（STEP3）時の鋼板の変形挙動 
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図-4.3.13 1/4往復目における相当塑性ひずみコンター図（上：支承断面，下：鉛プラグ矢視 A） 

 

図-4.3.14 3/4往復目における相当塑性ひずみコンター図（上：支承断面，下：鉛プラグ矢視 A） 

 

最大 0.75 

最大 1.22 
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図-4.3.15 荷重－変位曲線 

 

4.3.6 結言 

LRB の劣化損傷メカニズムを検証するため，LRB緩速変形時における鉛プラグのひずみ状態の

シミュレーションを行った．得られた知見は下記のようにまとめられる． 

 

① 載荷前の鉛プラグ状態は，LRBモデルに面圧を負荷した段階においてゴム層へのはらみ出しが

わずかながら発生している．これはゴムの物性が鋼板に比べて非常に軟らかく，載荷により鉛

プラグが拘束圧の低いゴム層へ流動していることが考えられる． 

② 鉛の速度依存性を考慮した挙動解析では，鉛プラグに高い塑性ひずみが生じている．特に上下

鋼板および内部鋼板のエッジと接触している要素で大きいが，これは鋼板とゴムとの剛度の差

が非常に大きいため，境界部の応力集中によるものと考えられる．また，その箇所は力学試験

後に確認された破断箇所とよく一致しており，実現象を再現できていると言える． 

③ 鉛プラグには引張および圧縮が生じており，Mises降伏条件における相当塑性ひずみの引張側

最大値は1.22となっており，解析で用いる鉛物性値を得るための引張試験の破断ひずみ（真ひ

ずみで0.23～0.31）を考慮すると，常時変形において破断に至るひずみレベルへ達している可

能性がある． 
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4.4 まとめ 

 

第 4 章「鉛プラグの常時変形による経年劣化メカニズム」では，LRB の長期間供用に伴う鉛プラグ

の劣化メカニズムに関して常時変形に着目した検討を行い，鉛プラグの詳細調査，数値挙動解析

による損傷メカニズム検証および鉛プラグの低サイクル疲労特性評価を行った． 

 

鉛プラグの劣化メカニズム推定にて得られた知見は以下のとおりである． 

(1) 鉛プラグの突出損傷は供用時の常時変形により生じたものと推定される．発生要因として

は，ゴム層が厚いために鉛プラグの拘束が弱い部分が生じ，支承のせん断変形時に鉛内部

で回転による引張を受けると考えられる． 

(2) 断面観察の結果，破断した時期は不明だが，低サイクル疲労の影響が大きいことが判明し

た．結晶粒度が小さいことから再結晶によるひずみ解消が完全ではなく，繰り返し変形で

塑性ひずみが蓄積された部分が損傷（きれつ発生から破断）したと推定される． 

(3) 鉛プラグの劣化メカニズムは，常時変形時において鉛プラグ表面の応力集中部でのひずみ

により発生する欠陥（きれつ）が発端となる可能性が高い．また酸化鉛（PbO）は外部から

の水の影響によるものであり，きれつの進展と相まって進行，粉体化するものである． 

 

LRB 挙動解析による損傷メカニズム検証にて得られた知見は以下のとおりである． 

(4) 載荷前の鉛プラグ状態は，LRB モデルに面圧を負荷した段階においてゴム層へのはらみ出

しがわずかながら発生している．これはゴムの物性が鋼板に比べて非常に軟らかく，載荷

により鉛プラグが拘束圧の低いゴム層へ流動していることが考えられる． 

(5) 鉛の速度依存性を考慮した挙動解析では，鉛プラグに高い塑性ひずみが生じている．特に

上下鋼板および内部鋼板のエッジと接触している要素で大きいが，これは鋼板とゴムとの

剛度の差が非常に大きいため，境界部の応力集中によるものと考えられる．また，その箇

所は力学試験後に確認された破断箇所とよく一致しており，実現象との整合性が高いと言

える． 

(6) 鉛プラグには引張および圧縮が生じており，Mises降伏条件における相当塑性ひずみの引張

側最大値は 1.22 となっており，解析で用いる鉛物性値を得るための引張試験の破断ひずみ

（真ひずみで 0.23～0.31）を考慮すると，常時変形において破断に至るひずみレベルへ達し

ている可能性がある． 
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第 5 章 地震リスクを考慮した耐震性能評価および維持管理 

 

 

5.1 概説 

 

地震力分散設計や免震設計等により積層ゴム支承の採用が進み，耐震性の向上が図られてきた

が，2011年東北地方太平洋沖地震において地震によるゴム支承の破断が初めて確認された．破断

の生じた原因としてゴム支承の経年劣化が可能性の一つとして挙げられている[5-1]．また，兵庫

県南部地震以前から供用しており，かつ経年劣化損傷のあるゴム支承（リング沓）の残存機能を

調べたところ，終局耐力の著しい低下が確認されている[5-2]．このように道路橋に用いられるゴ

ム支承の長期間供用に対する経年劣化への対応は，維持管理における重要な課題として位置付け

られるものと考えられる． 

一方，ゴム支承の維持管理において，部分的な損傷補修は行われることがあるものの，基本的

に取替え以外の補修方法が確立されていない．加えて，経年劣化LRBやそれを含む橋梁において

今後起こりうる地震に対するリスクやコストの評価はされておらず，適切な維持管理戦略が策定

されているとは言い難い． 

こうした背景を踏まえ，本章では高架道路橋を対象とした，地震発生確率を考慮したリスク評

価ならびに維持管理目標の提案を行うものである．5.2節では劣化LRBを有する道路橋システムの

耐震性能を包括的に評価することを目的とした漸増動的解析（IDA：Incremental Dynamic Analysis）

を行い，そこで得られた結果を基に地震動強さと構造物の破壊確率との関係を示すフラジリティ

特性を示す．5.3節では架橋地点における発生確率を考慮した地震動によるリスク評価を実施し，

維持管理シナリオごとのLRBのライフサイクルコストを試算するとともに，維持管理シナリオの

最適化について検討する．5.4節では本研究にて得られた知見を総合して，道路橋で用いられた経

年劣化LRBの耐用年数の算定を行う．併せて供用中LRBの維持管理目標の提案を行う． 

 

 

5.2 多数地震動入力による耐震性能影響検討 

 

5.2.1 緒言 

構造物の地震時の損傷確率を解析するための有効な手法として，漸増動的解析（IDA）が知ら

れている[5-3]．これは基準となる入力地震波に振幅倍率（Scale Factor）を乗じることで強度を調

整した入力を用いて，入力地震波の振幅を徐々に増加させながら非線形時刻歴動的解析を繰り返

し行った結果に基づき，構造物の耐震性能を評価する手法である．各々の振幅倍率と，対応する

最大応答値の関係をまとめることで得られる IDA 曲線を基に構造物の耐震性能を検討する． 

既往の研究において，Vamvatsikos et al.[5-3]は IDA を鋼剛接骨組みに適用し，大地震に対する

構造物全体系の終局耐力を評価した．また，中澤ら[5-4]は多数の実地震動記録を用いて確率論的

に免震建築物の耐震安全性を評価した．米国では IDA による剛接骨組みの終局耐力算出法が

FEMA350 に示されており[5-5]，実設計にも IDA が普及しつつある．このように IDA は大地震に

対する構造物の終局耐力を評価するために建築分野を中心に適用されている． 
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一方，橋梁を対象とした検討としては，Marder et al.[5-6]が高速道路のRC橋脚に IDAを適用し，

地震の発生確率と構造物の損傷度を関連付けることでリスクアセスメントを行っている．また

Filipov et al.[5-7]はイリノイ州の準免震橋（支承がヒューズ機能を有する橋梁）を対象として構造

形式をパラメトリックに変化させて IDA による耐震性を評価した．谷口ら[5-8]は既設長大橋に

IDA を適用し，橋梁構成要素の損傷順序を明らかにするとともに，補強設計への適用例を示して

いる． 

以上の既往の研究に見られるように，IDAは大地震に対する構造物全体系の耐震安全性評価と，

リスクアセスメントの 2 つの側面を有している．本研究では，劣化 LRB を有する道路橋全体系モ

デルを用い，多くの地震動を入力とした IDA を実施し，経年劣化の構造物の耐震性能への影響を

定量的に評価する．併せて，IDA により得られた結果を用いて，地震動強さと構造物の破壊確率

との関係を示すフラジリティ特性を示す． 

 

5.2.2 漸増動的解析(IDA)による耐震性能評価 

(1) 解析方法 

解析モデルは第 3 章にて作成した 2 質点系モデルを用いる．LRB についても同様に経年劣化モ

デル（以下，「劣化 LRB モデル」と言う．）および新規製作品モデル（同「リファレンス LRB モ

デル」）の 2 ケースを設定した． 

本研究における IDA の手順は次のとおりである． 

 

① 対象構造物に応じて地震波を選択する． 

② 選択した地震波を式(5.1)のように振幅倍率を乗じて，線形に振幅調整する． 

 

 𝑎𝑆𝐹 = 𝜆 ∙ 𝑎 (5.1) 

ここに， 

 𝑎𝑆𝐹 ：それぞれの振幅倍率に対する入力波 

 𝑎 ：選択された地震波 

 λ ：振幅倍率 

 

③ 振幅倍率の小さい入力波から順次入力して非線形時刻歴動的応答解析を行い，各々の振幅

倍率の値に対応する最大応答値を求める． 

④ 横軸に着目する最大応答値を表す指標，縦軸に振幅倍率を乗じた地震動強さとしたグラフ

を描き，IDA 曲線を得る． 

⑤ 構造物の終局状態（破壊）を設定し，その状態へ到達するまで入力地震動の漸増を行う． 

 

(2) 入力地震波の選定 

IDA では多様な地震動を対象とした確率論的評価を行うために，可能な限り多数の地震波が必

要である．本研究では構造物の損傷に着目していることから，①PGV が 50kine 以上，②マグニチ

ュード 6 以上の地震による地震動で PGA が 300gal 以上かつ計測震度 4 以上，の 2 条件のいずれ

かを満たす地震動記録をサンプルとして収集した．防災科学技術研究所強震観測網（K-net, 
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KiK-net），気象庁強震観測（JMA），PEER Ground Motion Database の公開データより収集した地震

動観測記録の中から PGV の大きな順に 100 記録を選出した．同一の地震イベントからは観測記

録は 1 サンプルのみ利用することで，地震動特性の多様性を確保している． 

IDA 解析に用いる入力地震動の組を作成するため，選択した入力波を振幅倍率で定数倍して振

幅を漸増させ，構造物の非線形時刻歴応答解析を行う．構造物が破壊と判定されるまで入力振幅

の漸増を行った．ここで，構造物の破壊とは，以下のいずれかの条件を満たすことと定義した． 

 

①ゴム支承の応答ひずみが終局ひずみ（劣化 274%，リファレンス 329%）に達する 

②橋脚の応答塑性率が終局限界の靱性率𝜇𝑢=11.6 に達する 

 

(3) 解析結果 

縦軸を漸増入力地震動の PGV，横軸を変形量として表示した IDA 曲線を求めることで，変形

が限界値を超える PGV を評価することができる． 

地震動観測記録データ計 100 波を用いて得た IDA 曲線について，劣化 LRB モデルを図-5.2.1

に，リファレンス LRB モデルを図-5.2.2 に示す．全 IDA 曲線図中には，LRB の許容ひずみ（250%）

を赤破線，破断ひずみ（劣化：274%，リファレンス：329%）を青点線で，橋脚も同様に許容塑

性率（𝜇𝑎 = 8.08）を赤破線，終局靱性率（𝜇𝑢 = 11.6）を青点線で併記している．なお，平均 IDA

曲線とは，PGA の値ごとに 100 記録の応答を大きい順に並べ 50 番目と 51 番目の値の平均値を計

算して示した IDA 曲線である．PGV によっては応答が終局状態を超えて計算されない地震動が

含まれることによる偏りを取り除くために，100 の応答値の算術平均ではなく，中央値として 50

番目と 51 番目の平均値を採用した． 

劣化 LRB モデルでは，橋脚の IDA 曲線は終局状態まで至っているものが多くあるのに対し，

支承は PGV が増加しても変形量は増えず終局に至っていないものが少なくない．これらより，

劣化 LRB が破断に至る前に，橋脚が終局となるケースが多いと読み取れる．平均 IDA 曲線を見

ると，橋脚の最大応答は PGV の増加とともに大きくなるが，支承は 150～200kine で頭打ちとな

り，それ以上では応答が下がっている．つまり，PGV が大きい地震動ほど橋脚の応答が出やすく

なる傾向であることがわかった． 

一方，リファレンス LRB モデルでは，劣化 LRB モデルと同様の傾向を示しているが，その度

合いが一層強くなっている．LRB の破断ひずみが大きいため，橋脚が先行して終局に至るケース

が多いことが理由であると言える． 
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 (a) 支承の全 IDA 曲線 (b) 支承の平均 IDA 曲線 

  

(c) 橋脚の全 IDA 曲線 (d) 橋脚の平均 IDA 曲線 

図-5.2.1 劣化 LRBモデルの IDA曲線 
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 (a) 支承の全 IDA 曲線 (b) 支承の平均 IDA 曲線 

  

(c) 橋脚の全 IDA 曲線 (d) 橋脚の平均 IDA 曲線 

図-5.2.2 リファレンス LRBモデルの IDA 曲線 
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5.2.3 破壊確率とフラジリティカーブ 

  フラジリティ関数は，地震動が発生したときのその強さに対する構造物の壊れやすさを発生確

率で表した関数であり，損傷度関数などとも言われる．被害の状態としては数段階の被害レベル

について関数が求められ，それぞれのレベルに対する超過確率と地震動強さとの関係を示したも

のがフラジリティカーブと呼ばれる． 

本研究では 100 地震波に対して得られた IDA 曲線を用い，ある PGV において橋脚の終局変位

もしくは支承の破断に至ったケースの数の全体数に対する比を計算し，これをその地震動強さ

（PGV）における構造物の破壊確率とする．PGV と破壊確率の関係をプロットすることによりフ

ラジリティカーブを算出する．図-5.2.3 に劣化 LRB モデルおよびリファレンス LRB モデルの結

果を示す． 

 

劣化 LRB モデルでは，100kine 付近から支承の，160kine 付近から橋脚の破壊確率が発生し，PGV

の増加とともに確率は上昇している．300kine までは支承の破壊確率が高い，すなわち橋脚より支

承が先行して終局へ至る場合が多いが，支承は 400kine 付近より大きい PGV では破壊確率 0.33

でほぼ頭打ちとなっている．これより，PGV が小さい地震動では劣化 LRB の破断が橋脚の終局

状態に先行することが相対的に多く，LRB の経年劣化の影響が現れていることを示すフラジリテ

ィ特性が得られたと言える． 

一方，リファレンス LRB モデルでは，橋脚が 180kine 付近から破壊が始まっているのに対し，

支承は 220kine 付近からである．さらに破壊確率も最大 0.05 となっており，支承の破断が生じる

前に橋脚の終局変位が先行するモードの発生が大部分であるフラジリティ特性となっている． 

また，設定した高架道路橋全体系モデルにおいて破壊確率が 50%を超える PGV は，劣化 LRB

モデルの場合は 300kine に対し，リファレンス LRB モデルは 340kine であることから，LRB の経

年劣化が橋梁の耐震性能の低下に影響を及ぼしていることも確認できた． 
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(a) 劣化 LRB モデル 

 

(b) リファレンス LRB モデル 

図-5.2.3 フラジリティ特性 
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5.2.4 結言 

劣化 LRB を有する道路橋全体系モデルを用い，多くの地震動を入力とした IDA を実施し，経

年劣化の構造物の耐震性能への影響を評価した．併せて，IDA により得られた結果を用いて，地

震動強さと構造物の破壊確率との関係を示すフラジリティ特性を示した．得られた知見をまとめ

ると，以下のとおりとなる． 

 

① 劣化LRBモデルのIDA曲線は，橋脚が終局状態まで至っているものが多くあるのに対し，支承

はPGVが増加しても変形量は増えず終局に至っていないものが少なくない．これらより，劣化

LRBが破断に至る前に，橋脚が終局となるケースが多いと読み取れる．一方，リファレンスLRB

モデルのIDA曲線は，劣化LRBモデルと同様の傾向を示しているが，その度合いが一層強くな

っている．これはLRBの破断ひずみが大きいため，橋脚が先行して終局に至るケースが多いた

めであると言える． 

② 劣化LRBモデルのフラジリティ特性は，300kineまでは支承の破壊確率が高く，橋脚より支承

が先行して終局へ至る場合が多いことを示しており，LRBの経年劣化の影響が現れていること

が示されたと言える．ただし，400kine付近より大きいPGVでは破壊確率0.33でほぼ頭打ちとな

っている．一方，リファレンスLRBモデルでは，支承の破断が生じる前に橋脚の終局変位が先

行するモードの発生が大部分であるフラジリティ特性となっており，劣化LRBモデルと比較す

ることで経年劣化の影響は明らかである． 

③ 対象とした道路橋全体系モデルにおいて破壊確率が50%を超えるPGVは，劣化支承の場合は

300kineであるのに対し，リファレンス支承は340kineであることから，LRBの経年劣化が橋梁

全体系の耐震性能の低下に影響を及ぼしていることも確認できた． 
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5.3 地震リスク評価 

 

5.3.1 緒言 

地震リスク解析は，地震による被害を定量的に把握するもので，それを貨幣価値により表現す

ることで維持管理や防災計画等に関する重要な指標とすることが可能となる．特に道路管理者に

とって高架道路橋が有する地震リスクを定量的に評価し，地震時における損失コストを把握する

ことは，適切な維持管理施策を講ずるうえで極めて重要な課題と言える． 

既往の研究では，Shinozuka et al.[5-9]は道路橋のフラジリティ曲線を最大地動加速度（PGA）に

よって評価し，システムパフォーマンスを評価している．また，笛木ら[5-10]が高架道路橋の構

造要素のフラジリティ評価とそれに伴う地震リスクについて機能損失コストの評価を試みてい

る．しかしながら，要素の劣化を考慮したものは皆無である．そこで，本研究では劣化 LRB を有

する道路橋全体系モデルを対象として，架橋地点における発生確率を考慮した地震動によるリス

ク評価を実施するものである．さらに地震時における道路橋全体系モデルの機能を定義した上で，

その被害形態と機能損失との関係性をイベントツリー解析（ETA：Event Tree Analysis）に基づい

た地震リスクアセスメント手法でモデル化した．また，本モデルを用いて，高架道路橋の道路交

通機能に支障が生じた場合の機能損失に係る地震リスクについて，機能損失コストとして評価す

るとともに，ライフサイクルコスト（LCC：Life Cycle Cost）を試算して最適な維持管理方針を検

討した． 

 

5.3.2 地震時における要求性能 

高架道路橋は第 3 章にて用いたモデルを用いることとし，構造要素を支承（LRB）および橋脚

とする．これらの地震時における損傷度ごとの要求性能を以下のように定義する． 

支承では，レベル 2 地震時の発生最大ひずみによりランク分けするものとする．許容ひずみ

𝜀𝑎 =250%以下では損傷が発生しない水準として「性能ランク 1」，許容ひずみを超えて破断ひず

み𝜀𝑢以下では中程度の損傷が発生する水準として「性能ランク 2」，破断ひずみを超えた場合は大

損傷（破断）が発生する水準として「性能ランク 3」と定義する．ここで，破断ひずみ𝜀𝑢は力学

的残存性能確認試験の結果を用いて，劣化支承は 274%，リファレンス支承は 329%とする．また，

現段階の劣化が進行し，破断ひずみが許容ひずみレベルまで低下した段階を終局状態とする． 

橋脚では，同様に応答塑性率によりランク分けするものとする．弾性範囲内は無損傷水準とし

て「性能ランク A」，塑性域に入って許容塑性率𝜇𝑎 =8.08 以下では小損傷水準として「性能ラン

ク B」，許容塑性率を超過して終局塑性率𝜇𝑢 =11.6 以下では主構造部材に損傷が発生する水準とし

て「性能ランク C」，終局塑性率を超えた場合は大損傷（倒壊）水準として「性能ランク D」と定

義する． 

また，復旧性については支承，橋脚の損傷度で同一に考える．すなわち無損傷であれば補強・

補修不要，小損傷では軽微な補修で復旧可，中損傷では相当規模の補強・補修が必要，大損傷で

は復旧不可と定義する．以上を一覧にまとめたものを表-5.3.1（支承）および表-5.3.2（橋脚）に

示す． 
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表-5.3.1 LRBの地震時における要求性能 

 

表-5.3.2 橋脚の地震時における要求性能 

 

 

  

ランク 性能ランク１ 性能ランク２ 性能ランク３

損傷度 無損傷 中損傷 大損傷

要求性能 健全性を損なわない 損傷が致命的とならない 致命的な損傷

許容値以内 終局以内 終局以上

ε b≦ε a ε a＜ε b≦ε u ε u＜ε b

地震後の使用性
（機能保持性）

常時機能保持
（目視点検後，即通行可能）

大部分機能限定
（緊急車両のみ通行可能）

機能損失
（車両通行不可能）

地震後の使用性
（復旧性）

補強・補修不要
中～長期間必要

（相当規模の補強・補修）
復旧不可

（取替・再構築）

状態

【ε a＝250%，ε u＝274%（劣化）／329%（リファレンス）】

ランク 性能ランクA 性能ランクB 性能ランクC 性能ランクD

損傷度 無損傷 小損傷 中損傷 大損傷

要求性能 健全性を損なわない
損傷が限定的で機能回復
が速やかに行い得る

損傷が致命的とならない 致命的な損傷

弾性範囲 許容値以内 終局以内 終局以上

μ p≦μ y μ y＜μ p≦μ a μ a＜μ p≦μ u μ u＜μ p

地震後の使用性
（機能保持性）

常時機能保持
（目視点検後，即通行可

能）

一部分機能限定
（補修しながらの車両通

行可能）

大部分機能限定
（緊急車両のみ通行可

能）

機能損失
（車両通行不可能）

地震後の使用性
（復旧性）

補強・補修不要
短期間で復旧可
（軽微な補修）

中～長期間必要
（相当規模の補強・補修）

復旧不可
（取替・再構築）

状態

【μ a＝8.08，μ u＝11.6】
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5.3.3 リスク評価 

(1) 評価方法 

本研究では検討対象地域を大阪市とし，その架橋地点における地震ハザードカーブを用いる．

地震ハザードステーション（J-SHIS）にて公開されている架橋地点の各 50 年超過確率における地

表面最大速度を表-5.3.3 に示す[5-11]．ここから指数近似により得たハザードカーブを図-5.3.1 に

示す．指数分布であることから，ポアソン過程（Poisson process）に一致する．すなわち，単位期

間中においてある PGV 以上の地震が発生する確率は一定である． 

地震による高架道路橋の被害は，構成する構造要素の損傷のみならず，システムの機能不全に

より道路交通ネットワークに及ぼす影響は甚大となる．特に高架橋構造の高速道路の場合，補

修・復旧費用（構造損失）に加えて，通行止めによる料金減収（営業損失），迂回による走行時

間損失，被災による人命等の被害損失（人的被害損失）などが発生する．本研究では図-5.3.2 に

示すように，高架道路橋を構成する構造要素の物理的損傷による補修・復旧費用を「直接コスト」

と定義するとともに，それに伴う機能不全が及ぼす社会的損失を「間接コスト」と定義すること

とした．ETA により得られるこれらの期待損失の合計値𝑅は式(5.2)により表される．これを高架

道路橋の地震時における「機能損失コスト」として評価する． 

 

 𝑅 =∑𝑃𝑏
𝑖 ∙ 𝑃𝑝

𝑗
∙ (𝐶𝑏

𝑖 + 𝐶𝑝
𝑗
+ 𝐶𝑟

𝑖,𝑗
)

𝑖,𝑗

 (5.2) 

ここに， 

 𝑃𝑏
𝑖 , 𝑃𝑝

𝑗
 ：それぞれ支承，橋脚の損傷確率 

 𝐶𝑏
𝑖 , 𝐶𝑝

𝑗
 ：それぞれ支承，橋脚の直接コスト 

 𝐶𝑟
𝑖,𝑗

 ：損傷度における間接コスト 

 𝑖, 𝑗 ：それぞれ支承，橋脚の損傷度 
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表-5.3.3 架橋地点(大阪市)における 50年地震超過確率[5-11] 

 

 

図-5.3.1 架橋地点（大阪市）における地震ハザードカーブ 

   

図-5.3.2 イベントツリーと直接コスト・間接コストの定義 
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(2) 各損失コストの検討 

a) 直接コストの算定 

「直接コスト」については，表-5.3.1・表-5.3.2 にて示した各々の復旧性に基づき，表-5.3.4（支

承）および表-5.3.5（橋脚）のとおり設定した．これらは兵庫県南部地震後の阪神高速道路 3 号神

戸線での復旧事業の内容や現状用いられている工法等を参考としている[5-10]． 

 

b) 間接コストの算定 

「間接コスト」のうち，料金減収および走行時間損失は地震損傷により対象区間において一般

車両が通行不可となった場合に発生するものである．各構造要素の中損傷以上がこれに該当する

こととなる．すなわち，支承では性能ランク 2 および 3，橋脚では性能ランク C および D である．

一方，人的被害損失は落橋に相当する損傷において発生するものであり，支承における性能ラン

ク 3，橋脚における性能ランク D が該当する． 

 

表-5.3.4 LRBの性能ランクごとの損失コスト 

 

 

表-5.3.5 橋脚の性能ランクごとの損失コスト 

 

 

  

ランク 性能ランク１ 性能ランク２ 性能ランク３

損傷度 無損傷 中損傷 大損傷

地震後の使用性
（復旧性）

補強・補修不要
中～長期間必要

（相当規模の補強・補修）
復旧不可

（取替・再構築）

復旧方針 不要 ｼﾞｬｯｷｱｯﾌﾟして残留ひずみ補正 取替（上部工の再構築も含む）

復旧日数(day) 0 30 300

復旧費用(千円) 0 3,000／支承 20,000／支承

ランク 性能ランクA 性能ランクB 性能ランクC 性能ランクD

損傷度 無損傷 小損傷 中損傷 大損傷

地震後の使用性
（復旧性）

補強・補修不要
短期間で復旧可
（軽微な補修）

中～長期間必要
（相当規模の補強・補修）

復旧不可
（取替・再構築）

復旧方針 不要 クラックへの樹脂注入等 部材補強 再構築（基礎は再利用）

復旧日数(day) 0 5 100 300

復旧費用(千円) 0 1,000／橋脚 20,000／橋脚 50,000／橋脚



第 5 章 地震リスクを考慮した耐震性能評価および維持管理 

160 

 

料金減収については，対象区間の交通量を減収台数と仮定し，それに伴う料金減収額を算定し

た．ここでの交通量は，阪神高速道路 15 号堺線の津守ランプ～玉出ランプ間（図-5.3.2 参照）に

おける平成 22年度道路交通センサスデータ[5-12]を用いた．料金単価は平成 11年度OD調査[5-13]

における平均利用距離 17.5km を引用し，現行料金を参照して普通車 720 円，大型車 1,440 円と設

定している．算定結果を表-5.3.6に示す． 

 

 

図-5.3.2 想定ルート図 

 

表-5.3.6 料金減収の算定 

阪神高速道路 15 号堺線 

（大阪市西成区千本中 2） 
普通車 大型車 

24 時間交通量 61,549 台 9,214 台 

料金 720 円 1,440 円 

1 日あたり減収額 
小計 44,315,280 円 13,268,160 円 

合計 57,583,440 円 
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また，走行時間損失については料金減収で検討した同一区間を考慮した．損失コスト𝐶𝑢は式(5.3)

で示すように，高速道路利用時および代替の一般道路利用時の区間距離と旅行速度より，区間の

旅行時間の増分を算定し，時間価値原単位を乗ずることにより損失費用を求めることができる．

ここで旅行速度は前述と同じ交通センサスデータ[5-12]に，時間価値原単位は「費用便益分析マ

ニュアル」[5-14]から引用した．表-5.3.7 に算定結果を示す． 

 

 𝐶𝑢 = 𝑄 × ∆𝑇 × 𝛼𝑇 (5.3) 

ここに， 

 𝑄 ：交通量（台/日） 
 ∆𝑇 ：旅行時間の増分（分） 

 𝛼𝑇 ：時間価値原単位（円/分・台） 

 

人的被害損失については，地震発生時に橋梁上に位置する平均車両台数に平均乗車人数を乗じ，

さらに人身損失額を乗ずることにより人的被害額を算出した．平均車両台数は，地震継続時間を

1 分間と仮定し，交通センサスデータ[5-12]をもとに橋梁区間に存在している 1 分間の車両台数を

按分算定した．平均乗車人数もセンサスに基づくが，大型車についてはバスの数値を適用してい

る．また人身被害額は「交通事故減少便益の原単位の算出方法」[5-15]より引用し，対象区間に

存する人員はすべて死亡と設定した．算定結果を表-5.3.8に示す． 

 

表-5.3.7 走行時間損失の算定 

区間 車両区分 
交通量 

𝑄 

時間価値原単位 

𝛼𝑇 

走行時間損失 

𝑄 × ∆𝑇 × 𝛼𝑇 

15 号 

堺線 

普通車 61,549 台/日 40.10 円/分・台 

34,135,536 円/日 

大型車 9,214 台/日 64.18 円/分・台 

津守 

⇕ 

玉出 

 
距離 旅行速度 旅行時間 時間損失∆𝑇 

高速利用 2.8km 66.3km/h 2.5 分 ― 

一般道利用 5.1km 22.4km/h 13.7 分 +11.2 分 

 

表-5.3.8 人的被害損失の算定 

 
普通車 大型車 人的被害損失 

ランプ間 24 時間交通量 61,549 台 9,214 台 

4,997,624,936 円 

橋梁区間交通量 

24 時間 8,793 台 1,316 台 

1 分間 6.11 台 0.91 台 

1 台あたり平均乗車人数 1.30 人/台 13.59 人/台 

1 人あたり人身損失額 245,674,000 円/人 
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本研究で対象とする高架道路橋は 11 径間連続であり，計算を簡単にするため，支承（110 基）

および橋脚（12 脚）はすべて同じ損傷状態になると仮定する．図-5.3.2 に示したイベントツリー

（ET）より各構造要素の損傷度の組合せを考慮し，それぞれの損失コストを表-5.3.9 のように試

算した．ここで，通行止め日数においては，組合せの中で最もクリティカルになる構造要素の復

旧日数を適用している．この際，橋脚の性能ランク B は一般車両を通行させながらの復旧作業と

なるため，通行止めの対象外とした． 

 

表-5.3.9 被害形態ごとの各損失コスト 

Event Tree 
 通行止め

日数（日） 

損失コスト（百万円） 

  支承 橋脚   復旧費用 料金減収 走行時間 人的被害 

  1 A 
 

0 0 0 0 0 

 
  B 

 
0 12 0 0 0 

 
  C 

 
100 240 5,758 3,414 0 

 
  D 

 
300 600 17,275 10,241 4,998 

 
  

  
          

 
2 A 

 
30 330 1,728 1,024 0 

 
  B 

 
30 342 1,728 1,024 0 

 
  C 

 
100 570 5,758 3,414 0 

 
  D 

 
300 930 17,275 10,241 4,998 

 
  

  
          

 
3 A 

 
300 2,200 3,455 2,048 4,998 

  
B 

 
300 2,212 3,455 2,048 4,998 

  
C 

 
300 2,440 5,758 3,414 4,998 

  
D 

 
300 2,800 17,275 10,241 4,998 
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(3) LRBの経年劣化状態ごとの損失コストの算定 

前項で算定した ET における各事象の損失コストに発生確率を乗じ，その総和が高架道路橋シ

ステムの全損失コストとなる．そこで，各事象の発生確率を図-5.3.1 の地震ハザードカーブを用

いて求めることとする．なお，LRB の経年劣化状態ごとの損失コストを比較するため，リファレ

ンス支承（破断ひずみ 329%），現状劣化支承（同 274%），終局劣化支承（同 250%［＝許容ひず

み］）の 3 ケースを実施した． 

各被害形態における損傷発生確率を支承ごとに算出したものを表-5.3.10に示す．これによると，

LRB の経年劣化が進むにつれて支承の損傷度が大きい方へ発生確率がシフトしていく傾向がう

かがえる．この結果と表-5.3.9 における損失コストを乗じたものを表-5.3.11 に示す．これより支

承の経年劣化の進展とともに機能損失コストも増大することがわかる． 

  



第 5 章 地震リスクを考慮した耐震性能評価および維持管理 

164 

 

 

表-5.3.10 (a) 各被害形態におけるフラジリティ特性および損傷発生確率（リファレンス LRBモデル） 

支承  

橋脚 
ランク 1 ランク 2 ランク 3 

ランク A  

   

P=0.442 P=0.000 P=0.000 

ランク B 

   

P=0.540 P=0.004 P=0.000 

ランク C 

   

P=0.008 P=0.001 P=9.E-06 

ランク D 

   

P=0.004 P=0.001 P=0.000 
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表-5.3.10 (b) 各被害形態におけるフラジリティ特性および損傷発生確率（現状劣化 LRBモデル） 

支承  

橋脚 
ランク 1 ランク 2 ランク 3 

ランク A  

   

P=0.546 P=0.000 P=0.000 

ランク B 

   

P=0.286 P=0.142 P=0.012 

ランク C 

   

P=0.001 P=0.007 P=0.002 

ランク D 

   

P=5.E-05 P=0.004 P=4.E-04 
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表-5.3.10 (c) 各被害形態におけるフラジリティ特性および損傷発生確率（終局劣化 LRBモデル） 

支承  

橋脚 
ランク 1 ランク 2 ランク 3 

ランク A  

   

P=0.460 P=0.003 P=0.000 

ランク B 

   

P=0.279 P=0.217 P=0.026 

ランク C 

   

P=5.E-04 P=0.006 P=0.003 

ランク D 

   

P=6.E-06 P=0.002 P=0.002 
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表-5.3.11 各被害形態における機能損失コスト 

①リファレンス支承モデル 
 

【単位：百万円】 

  
支承 

ランク 1 ランク 2 ランク 3 

橋脚 

ランク A 0 0 0 

ランク B 6.5 12.4 0 

ランク C 73.4 14.5 1.2 

ランク D 478.8 154.3 0 

   
合計損失額 741.1 

 

②現状劣化支承モデル 
 

【単位：百万円】 

  
支承 

ランク 1 ランク 2 ランク 3 

橋脚 

ランク A 0 0 0 

ランク B 3.4 440.0 1,515.3 

ランク C 5.4 66.1 272.3 

ランク D 6.0 563.5 51.8 

   
合計損失額 2,923.8 

 

③終局劣化支承モデル 
 

【単位：百万円】 

  
支承 

ランク 1 ランク 2 ランク 3 

橋脚 

ランク A 0 10.4 0 

ランク B 3.3 671.5 3,442.1 

ランク C 4.6 60.6 399.9 

ランク D 0.7 272.7 296.3 

   
合計損失額 5,162.1 
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5.3.4 ライフサイクルコスト（LCC） 

高架道路橋システムの維持管理において，限られた予算的制約の中で複数の代替案を比較しな

がら最小のコストで最大の効果を上げるために，対象施設のライフサイクルコスト（LCC）最小

化を目指すことが求められている．しかしながら LCC 検討において「地震リスク」と「経年劣化

リスク」とを並列した事例[5-16][5-17][5-18]はあるが，基礎研究レベルのものが多く汎用的な適

用は困難である．そこで本研究では，前項にて検討した地震リスク評価結果を用いて，維持管理

シナリオ別の LRB の LCC を求めた． 

 

(1) LCC評価方法 

地震リスクを LCC の一部として評価する場合，各年コストを年間期待損失額として評価するこ

とが一つの考え方である．毎年の地震による年間期待損失額を対象施設の予定供用期間中の合計

として評価したものがライフサイクル地震コストであり，式(5.4)で表わされる． 

 

 𝐿𝐶𝐶 =∑
𝐶𝑖

(1 + 𝑟)𝑖

𝑇

𝑖=1
 (5.4) 

ここに， 

 𝑖 ：年度 
 𝑇 ：予定供用年数 

 𝐶𝑖 ：𝑖年目の年間期待損失コスト 

 𝑟 ：社会的割引率 

 

架橋地点における地震の発生確率や構造要素の経年劣化による耐力変化等を考慮すると，各年

の年間期待損失額は異なる．また，長期間の維持管理において適切な投資を行うためには，時間

価値の概念を導入することが必要不可欠であり，将来価値を現在価値化するために割引率を考慮

する．公共事業の LCC 算出に一般的に適用される社会的割引率は 4%である[5-14]が，これは長

期国債の実質利回りをもとに 2000 年に設定されたものである[5-19]．しかしながら，阪田ら[5-20]

の試算によると 1982 年以降は 4%よりもかなり低い値が得られており，2001 年時点で 2%程度で

推移していることから，今後もこの傾向が続くのであればより下方へ修正されなければならない

であろうと述べられている．財務省より公表されている国債金利の推移を表-5.3.12 に示す[5-21]

が，長期金利は低下の一途をたどっており，直近では 2%も大きく下回る状況となっている． 

 

表-5.3.12 国債金利の推移[5-21] 

基準日 10 年 20 年 30 年 40 年 

1991.4.1 6.625% 6.789% ‐ ‐ 

1996.4.1 3.173% 3.691% ‐ ‐ 

2001.4.2 1.315% 1.862% 2.178% ‐ 

2006.4.3 1.826% 2.118% 2.313% ‐ 

2011.4.1 1.28% 2.057% 2.179% 2.321% 

2016.4.1 -0.065% 0.373% 0.43% 0.484% 

  



第 5 章 地震リスクを考慮した耐震性能評価および維持管理 

169 

 

このような現状を踏まえ，本研究では社会的割引率をパラメータとして変化させた場合の LCC

を試算することとする．前述した金利状況を勘案し，0.5%，1%，2%，4%の 4 ケースにて検討を

行った． 

 

予定供用年数（評価期間）については構造物長寿命化の観点から 100 年とした．なお，用いる

地震ハザードは 50 年超過確率であるが，前述のとおりポアソン過程に従っていることから，50

年を超える期間においても，ある PGV 以上の地震発生確率は一定である．図-5.3.3にポアソン過

程を用いた 100 年超過確率の地震発生確率を示す． 

 

 

図-5.3.3 ポアソン過程に基づく 100年超過地震発生確率 
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(2) 維持管理シナリオの設定 

次に評価期間中における複数の維持管理シナリオを表-5.3.13 のように設定する．本研究では経

年劣化した LRB をある段階において取替する方針とする．なお，初期状態は「劣化支承」とした． 

ここで，シナリオ②③④の方針に記載している，終局状態に至るまでの年数を設定する．第 3

章にて検討した破断ひずみの劣化予測（図-3.3.11）を適用すると近似式はほぼ線形となり，これ

を用いて，図-5.3.4 のとおり破断ひずみ 250%を超える年数を 25 年と求めた．なお，シナリオ④

における終局状態に達する前の取替え年数（間隔）は，20 年と設定して算定を行った． 

また，ゴム支承の劣化促進試験等から求めた耐用年数は 60～80 年とされている[5-23]ことを踏

まえ，破断ひずみへ至るまでの期間を上記の耐用年数と同程度と考えた場合，図中の傾き（劣化

速度）を変化させて LCC を試算することとする． 

 

 

表-5.3.13 維持管理シナリオおよび方針 

維持管理シナリオ 方 針 

① 無対策   劣化支承のまま使用継続する   

② 事後保全   劣化が終局状態（破断ひずみ＝250%）に達した後に取替える   

③ 予防保全 1   現時点（i=0）で取替え，その後終局状態に達するごとに取替える   

④ 予防保全 2   現時点（i=0）で取替え，その後終局状態に達する前に取替える   

 

 

図-5.3.4 終局状態到達年数の算定 
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(3) LCC算定 

a) 社会的割引率をパラメータとしたケース 

社会的割引率をパラメータとして維持管理シナリオごとに算出した LCC および予防保全にお

いて最適な支承取替え間隔を求めた．𝑟 =0.5%, 1%, 2%, 4%の 4 ケースについて，図-5.3.5～図-5.3.8

に結果を示す．いずれの割引率でも，𝑇 =100 年間ではシナリオ④が LCC 最小となる．さらにシ

ナリオ④において最小 LCC となる支承取替え間隔を求めたところ，𝑟 =0.5%, 1%, 2%では 14 年，

𝑟 =4%では 15～16 年で最小となった．これより，社会的割引率が低いと最適支承取替え間隔は短

くなる方向にシフトする結果が得られたが，𝑟 =4%と比べても 1～2 年であることから支配的要素

ではないと考えられる． 

b) 劣化速度をパラメータとしたケース 

次に劣化速度を変化させた場合を検討する．劣化促進試験等から求めたゴム支承の耐用年数 60

～80年[5-23]を参照し，図-5.3.4で設定した劣化速度の 1/2（破断ひずみに至る期間が 2倍＝50年）

および 1/3（破断ひずみに至る期間が 3 倍＝75 年）の 2 ケースを考える． 

社会的割引率𝑟 =2%におけるシナリオ④の最適支承取替え間隔を求めたところ，図-5.3.9 に示

すとおり，劣化速度 1/2 では 20～21 年，劣化速度 1/3 では 25～26 年との結果が得られた．それ

以外の社会的割引率の場合でもほぼ同じ結果となっており，劣化速度をパラメータとしたケース

のほうが社会的割引率よりも効果があることが示された．なお，破断ひずみへ至る期間が長くな

る（劣化速度の低下度合）のに応じて最適取替え間隔は長くはならず，およそ 4 割程度にとどま

っている． 
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(a) 維持管理シナリオごとの LCC 比較 

 

(b) 支承取替え間隔の最適化 

図-5.3.5 社会的割引率 0.5%における LCC 
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(a) 維持管理シナリオごとの LCC 比較 

 

(b) 支承取替え間隔の最適化 

図-5.3.6 社会的割引率 1%における LCC 
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(a) 維持管理シナリオごとの LCC 比較 

 

(b) 支承取替え間隔の最適化 

図-5.3.7 社会的割引率 2%における LCC 
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(a) 維持管理シナリオごとの LCC 比較 

 

(b) 支承取替え間隔の最適化 

図-5.3.8 社会的割引率 4%における LCC 
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(a) 劣化速度 1/2（破断ひずみに至る年数が 2 倍＝50 年） 

 

(b) 劣化速度 1/3（破断ひずみに至る年数が 3 倍＝75 年） 

図-5.3.9 劣化速度をパラメータとした場合の最適支承取替え間隔の算定（社会的割引率 2%） 
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5.3.5 結言 

LRB の経年劣化を考慮した高架道路橋システムの地震リスク評価により，地震時機能損失コス

トの算定を行った．併せて，設定した維持管理シナリオごとの LCC を試算するとともに，維持管

理戦略の最適化について検討した．得られた知見をまとめると，以下のとおりとなる． 

 

① 高架道路橋の構造要素（LRBおよび橋脚）における地震時性能レベルを定義し，各々のレベル

に対する発生確率を算出したところ，LRBの経年劣化が進むにつれて支承の損傷度が大きい方

へ発生確率がシフトしていく傾向であることがわかった．損失コストはイベントツリーより各

構造要素の損傷度の組合せにより求めており，これに発生確率を乗じた機能損失コストについ

ては，LRBの経年劣化の進展とともにも増大することが示された． 

② 設定した維持管理シナリオのうち100年の評価期間における最適LCCは，現状劣化時点で取替

え，その後終局状態に達する前に取替える，予防保全の場合に得られる試算結果となった．な

お，社会的割引率および劣化速度（破断ひずみへ至るまでの期間）をパラメータとしてLCC

の検討を行ったところ，劣化速度をパラメータとしたケースのほうが社会的割引率よりも効果

があることが示された． 
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5.4 まとめ 

 

第 5 章「地震リスクを考慮した耐震性能評価および維持管理」では，構造物の損傷規模の確率をフ

ラジリティ特性により評価した．地震時における要求性能を定義したうえで地震リスク評価によ

り損失を算出し，維持管理シナリオごとのライフサイクルコストを求めた．さらに LRB 取替え間

隔の最適化において，社会的割引率ならびに LRB 劣化速度をパラメータとした検討を行った． 

 

多数地震動入力による耐震性能影響検討にて得られた知見は以下のとおりである． 

(1) 劣化 LRB モデルの IDA 曲線は，橋脚が終局状態まで至っているものが多くあるのに対し，

支承は PGV が増加しても変形量は増えず終局に至っていないものが少なくない．これらよ

り，劣化 LRB が破断に至る前に，橋脚が終局となるケースが多いと読み取れる．一方，リ

ファレンス LRB モデルの IDA 曲線は，劣化 LRB モデルと同様の傾向を示しているが，そ

の度合いが一層強くなっている．これは LRB の破断ひずみが大きいため，橋脚が先行して

終局に至るケースが多いためであると言える． 

(2) 劣化 LRB モデルのフラジリティ特性は，300kine までは支承の破壊確率が高く，橋脚より

支承が先行して終局へ至る場合が多いことを示しており，LRB の経年劣化の影響が現れて

いることが示されたと言える．ただし，400kine 付近より大きい PGV では破壊確率 0.33 で

ほぼ頭打ちとなっている．一方，リファレンス LRB モデルでは，支承の破断が生じる前に

橋脚の終局変位が先行するモードの発生が大部分であるフラジリティ特性となっており，

劣化 LRB モデルと比較することで経年劣化の影響は明らかである． 

(3) 対象とした道路橋システムにおいて破壊確率が 50%を超える PGV は，劣化支承の場合は

300kine であるのに対し，リファレンス支承は 340kine であることから，LRB の経年劣化が

橋梁全体系の耐震性能の低下に影響を及ぼしていることも確認できた． 

 

地震リスク評価にて得られた知見は以下のとおりである． 

(4) 道路橋の地震時性能レベルを構造要素ごとに定義し，各々のレベルに対する発生確率を算

出したところ，LRB の経年劣化が進むにつれて支承の損傷度が大きい方へ発生確率がシフ

トしていく傾向となった．イベントツリーを適用して各構造要素の損傷度の組合せにより

損失コストを求めており，これに発生確率を乗じた機能損失コストについては，LRB の経

年劣化の進展とともにも増大することが示された． 

(5) 設定した維持管理シナリオのうち 100 年の評価期間における最適 LCC は，現状劣化時点で

取替え，その後終局状態に達する前に取替える，予防保全の場合に得られる試算結果とな

った．なお，社会的割引率および劣化速度（破断ひずみへ至るまでの期間）をパラメータ

として LCC の検討を行ったところ，劣化速度をパラメータとしたケースのほうが社会的割

引率よりも効果があることが示された． 
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第 6章 結論 

 

 

本論文は，長期間に渡り道路橋において供用された免震ゴム支承に顕在化しつつある経年劣化

損傷に着目し，残存性能評価ならびに劣化メカニズム検証を行い，得られた結果を用いて免震ゴ

ム支承の維持管理における性能規定の提案を行ったものである． 

 

以下に各章の結論を総括する． 

 

第２章 「経年劣化 LRBを用いた残存性能評価」では，長期供用中に経年劣化損傷が発生した

LRB を対象に力学およびゴム材料に関する残存性能評価を行った．得られた結論は以下のとおり

である． 

(1) 力学的残存性能確認試験では，減衰性能の低下，ならびに剛性の増加が明らかになった．こ

れは鉛プラグの突出による鉛量の減少と経年劣化によるゴム硬化が影響しているものと推

察される．終局せん断変形性能は，リファレンス支承の 329%に対して，劣化支承は 274%と

下回っているが，レベル 2 地震動せん断ひずみ許容値 250%に対する変形性能は満足してい

ることが確認された．また，常時試験では復元力特性の著しい変動は見られず，安定した履

歴が得られており，長期供用期間中の常時性能は満足するものと考えられる． 

(2) ゴム材料残存性能確認試験では経年劣化によるゴムの硬化が確認された．なお，破断伸びに

おける劣化支承のリファレンス支承からの低下率は，終局せん断変形性能の比較でも同等の

低下を示していることから，両者は概ね相関があると考えられる．LRBの耐荷力および耐久

性を確認する接着剤はく離試験ではゴム部で破断しており，終局試験の結果とも相関が確認

できることから，長期間供用後も接着強さは満足していると言える． 

(3) 試験後の鉛プラグ状況の観察より，劣化支承における鉛プラグの破断ならびにプラグ孔外へ

のはらみ出しが多数確認された．これらの現象は本研究で実施した力学試験のみで発生した

とは考えにくいことや，当該 LRBの損傷履歴を踏まえると，供用中段階で相当の変状が起こ

っていたものと推察される．リファレンス支承にも破断やはらみ出しが発生しているが，力

学試験の結果と照合すると，破断のみが発生する場合は減衰性能への影響は小さいが，鉛が

プラグ孔外へはらみ出すことによって鉛量が減少すると，減衰性能の低下と相関すると言え

る． 

 

第３章 「動的応答から見た残存性能評価」では，経年劣化 LRB の支承特性値の変化が道路

橋システムの地震時性能へ及ぼす影響を動的応答の観点から検討した．併せて，支承特性値をパ

ラメータとした限界状態の把握を行った．得られた結論は以下のとおりである． 

(1) 道路橋示方書標準波に対しては，タイプⅠ地震動，タイプⅡ地震動とも劣化支承モデルの応

答がリファレンス支承モデルと比較しても大きく，LRB の経年劣化の影響が現れた．劣化

LRB の一部で許容ひずみ 250%を超過したが，橋脚の応答を含めても， LRBの破断や橋脚の

倒壊までは至らない．なお，残留応答は支承，橋脚とも小さく，地震後の使用性等はほとん

ど問題ないことがわかった． 
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(2) 上町断層帯の破壊を想定した最大級シナリオ地震動に対しては，支承は許容ひずみ以下の応

答であったが，橋脚は許容塑性率を超過し，劣化 LRBモデルの一部では終局塑性率を上回る

結果となった．すなわち橋脚は倒壊する可能性があり，設定された耐震目標を達成するため

には，必要な対策を講じる必要があることが明らかとなった．また，直下型地震であるタイ

プⅡ地震動と比較すると，最大級シナリオ地震動での支承応答は小さく，逆に橋脚応答が大

きい結果となっている． 

(3) 支承特性値をパラメータとして変化させたところ，時間の経過とともに LRB の最大応答ひず

みおよび最大応力も徐々に低下していることから，等価剛性増加よりも切片荷重低下の影響

が相対的に敏感であることが示された．最大応答ひずみの経年変化と破断ひずみの劣化予測

を組み合わせて限界状態へ至る期間の評価を行ったところ，地震動タイプにかかわらず 27

～28 年と試算された．しかしながら，本評価は数少ない経年劣化 LRB の試験データ等を適

用したものであることから，その確度を向上するために，ゴムの経年劣化と支承の破断ひず

みを定量的に評価できる方法の確立が今後の課題である． 

 

第４章 「鉛プラグの常時変形による経年劣化メカニズム」では，LRB の常時変形に着目し，

長期間供用に伴う鉛プラグの劣化メカニズム検証を目的として，鉛プラグの詳細調査および数値

挙動解析による損傷メカニズム検証を行った．得られた結論は以下のとおりである． 

(1) 鉛プラグの断面観察の結果，破断した時期は不明だが，低サイクル疲労の影響が大きいこと

が判明した．結晶粒度が小さいことから再結晶によるひずみ解消が完全ではなく，繰り返し

変形で塑性ひずみが蓄積された部分が損傷（きれつ発生から破断）したと推定される．また，

鉛プラグの劣化メカニズムは，常時変形時において鉛プラグ表面の応力集中部でのひずみに

より発生する欠陥（きれつ）が発端となる可能性が高い．また酸化鉛（PbO）は外部からの

水の影響によるものであり，きれつの進展と相まって進行，粉体化するものである． 

(2) 鉛の速度依存性を考慮した LRB 挙動解析では，鉛プラグに高い塑性ひずみが生じている．特

に上下鋼板および内部鋼板のエッジと接触している要素で大きく，鋼板とゴムの剛度の差に

よる応力集中が要因と考えられる．また，その箇所は力学試験後に確認された破断箇所とよ

く一致しており，実現象を再現できたと言える．なお，鉛プラグには引張および圧縮が生じ

ており，Mises 降伏条件における相当塑性ひずみの引張側最大値は 1.22 となっており，解析

で用いる鉛物性値を得るための引張試験の破断ひずみ（真ひずみで 0.23～0.31）を考慮する

と，常時変形において破断に至るひずみレベルへ達している可能性がある． 

 

第５章 「地震リスクを考慮した耐震性能評価および維持管理」では，構造物の損傷規模の確

率をフラジリティ特性により評価し，地震時における要求性能を定義したうえで地震リスク評価

により損失を算出し，維持管理シナリオごとのライフサイクルコストを求めた．得られた結論は

以下のとおりである． 

(1) 劣化 LRB モデルのフラジリティ特性は，300kine までは支承の破壊確率が高く，橋脚より支

承が先行して終局へ至る場合が多いことを示しており，LRBの経年劣化の影響が示されたと

言える．一方，リファレンス LRB モデルでは，支承の破断が生じる前に橋脚の終局変位が先

行するモードの発生が大部分となるフラジリティ特性となっており，劣化 LRBモデルと比較

することで経年劣化の影響は明らかである．また，対象とした道路橋システムにおいて破壊
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確率が 50%を超える PGVは，劣化支承の場合は 300kine であるのに対し，リファレンス支承

は 340kine であることから，LRB の経年劣化が橋梁全体系の耐震性能の低下に影響を及ぼし

ていることも確認できた． 

(2) 地震リスク評価において，道路橋の地震時性能レベルを構造要素ごとに定義し，各々のレベ

ルに対する発生確率を算出したところ，LRBの経年劣化が進むにつれて支承の損傷度が大き

い方へ発生確率がシフトしていく傾向となった．損失コストに発生確率を乗じた機能損失コ

ストは LRB の経年劣化の進展とともにも増大することが示された． 

(3) 設定した維持管理シナリオのうち 100年の評価期間における最適 LCC は，現状劣化時点で取

替え，その後終局状態に達する前に取替える，予防保全の場合に得られる試算結果となった．

なお，社会的割引率および劣化速度（破断ひずみへ至るまでの期間）をパラメータとして LCC

の検討を行ったところ，劣化速度をパラメータとしたケースのほうが社会的割引率よりも効

果があることが示された． 

 

 

以上のように，本論文では長期間供用により経年劣化した道路橋免震ゴム支承の耐震性能評価

に関して多くの成果を得ることができたが，今後の維持管理に広く適用していくためには，いく

つかの課題が存在する． 

 

(1) LRB 内部状態を把握する点検技術の開発 

現在，免震ゴム支承の経年劣化損傷は外部から確認できるものに留まっており，かつ確認され

る損傷が免震橋梁全体系の耐震性能に対してどの程度影響するかを定量的に評価できない．特に

LRB の鉛プラグ損傷が外部から確認できるまでには，損傷発生から相当の時間を要するうえ，そ

の状態に至っている時点で減衰性能が大幅に低下している可能性がある．そこで，第 6章にて提

案したような非破壊検査等の点検方法を具現化することにより，外部から簡便に鉛プラグの状態

等のゴム支承内部の損傷を確認できることが必要である． 

 

(2) 損傷 LRBの適切な補修方法の確立 

LRB をはじめ，ゴム支承に劣化損傷が発生した場合の補修方法として，取替え以外の選択肢が

確立されていない．支承取替えは時間や費用を要するうえ，設置状況によっては道路の交通規制

や通行止めが必要となり社会的な損失を伴う場合もある．特に常時機能に問題なく，減衰性能の

低下を補完すればよい場合には，第 6章で提案したような安価かつ簡便に補修もしくは補強可能

な対策を開発しておくことが必要である． 

 

(3) LRB 使用環境の改善 

フランジ幅の狭い鋼鈑桁において LRBへ取替える際に，ソールプレートをフランジ幅に合わせ

たために鉛プラグの一部がソールプレートに覆蓋されなくなり，外部からの水の浸入によって鉛

プラグが酸化劣化することを第 5章で示した．この対策として，水をなるべく排除する取組みが

有効である．具体的には桁端部においては伸縮装置からの漏水を止める，覆蓋されていない部分

にプレートを設置して水の浸入を抑止するなどが考えられる． 
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(4) 低サイクル疲労寿命の評価 

第 5章にて示した鉛プラグ破断面観察において，低サイクル疲労による破断であると推察され

たことから，きれつ発生から破断までの疲労寿命を評価することは維持管理上必要と考える．し

かしながら，鉛に関する低サイクル疲労特性評価を行った既往事例は皆無であること，鉛材料単

体試験による評価とゴム支承に圧入された LRB としての試験結果にどのような相関関係を有し

ているかは不明確である．よって，試験ならびに評価方法を十分に検討したうえで疲労寿命評価

を行うことが望まれる． 

 

(5) 地震リスク評価および LCC の精度向上 

第 6章にて検討した地震リスク評価ならびに LCC 算定では，2質点モデルを用いており，すべ

ての LRBならびに橋脚は同じ損傷となる仮定をしている．実際の損傷状態は各々異なってくるこ

とから，精度向上のための個別要素のばらつきを考慮したモデルの改良が必要になる．併せて要

求性能および各損失コストのブラッシュアップを行うとともに，危機耐性の観点から現時点の地

震ハザード（50年超過確率）を上回るケースについても検討を進めておくことが望まれる． 
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１．耐震性能の観点からの経年劣化 LRB維持管理目標 

  



付－2 

 

 

常時におけるゴム支承の維持管理に関しては，ゴム支承本体の劣化としてオゾンクラックによ

って判定区分が示されている．一方で，本研究において LRBの経年劣化が耐震性能へ与える影響

が少なくないことを確認したため，耐震性能の観点から維持管理目標を付表-1のように提案する． 

橋梁定期点検要領に示されている 4段階の判定区分に従って LRBの損傷状況を整理し，それぞ

れにおける耐震性能および維持管理方法を示すものである． 

 

付表-1 耐震性能の観点における LRBの維持管理目標 

区分 LRBの状況 耐震性能 維持管理方法 

Ⅰ

．
健
全 

損傷は外観上な

し 
 

設計上要求される

性能を満足する 

○ 定期点検により継

続的に確認を行う 

Ⅱ

．
予
防
保
全
段
階 

支承表面にクラ

ック等の変状が

確認される 

 

ゴム劣化の影響は

あるが、設計上要

求される性能を概

ね満足する 

○ 定期点検に加えて

必要に応じて追跡

調査を行う 

○ せん断変形の大き

い時期にクラック

深さを測定する 

Ⅲ

．
早
期
措
置
段
階 

支承側面にふく

れが生じる 

（鉛プラグの孔外

はらみ出し） 

 

減衰性能は低下し

つつあるが、鉛量

の減少はないため

所定の性能は有し

ている 

○ 追跡調査を行い，

ふくれの進行を確

認する 

○ 補修方法を検討

し，計画的に補修

する 
Ⅳ

．
緊
急
措
置
段
階 

支承側面・上面

からの鉛プラグ

の突出 

（鉛量の減少） 

 

鉛量が当初より減

少しているため、

減衰性能は大幅に

低下している 

○ 直ちに補修ないし

は補強を行う 

 

 



 


