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                 各 種 ラ ン ダ ム 波 形 入 力 に よ るRC高 橋 脚 モ デ ル の 損 傷

                               平 澤 征 夫*,古 澤 誠 司**

                     Damage Degree of R/C Tall Pier Models

                           under Random Loading Tests

                          Ikuo HIRASAWA*and Seiji FURUSAWA**

                                 (Received May 29,1990)

                 This paper presents the results of tests made to study the effects of

              random loading on vibration properties of R/C tall pier models. Two kinds of

              dynamic tests were carried out.One is the pseudo-dynamic test,another is the

             shake-table test. Three random waves of acceleration recorded by actual

              earthquakes in Japan-Miyagi, Hyuuga and Nihonkai‐, were induced to the

             specimen of R/C tall pier models. From the test results, the changes of

             vibration properties were examined and compared with two kinds of test

             methods． It is obtained that although the response by shake-table test is three

             times larger than by pseudo-dynamic teSt, the degree of damage in frequency

             is almost the same. It is found that the damage in frequency depends on the

             rate of Ioading.

 1.は じめに

 本研究はRC高 橋脚のような曲げが卓越する構造物

の損傷過程における振動特性の変化を定量化することに

より,よ り合理的な地震時の応答解析を可能とするこ

と,お よびその一方では,定 量化された振動特性より逆

に地震などにより損傷を受けた構造物の損傷程度を推定

することを可能にすることを目的とした基礎的研究であ

る。1)

 本報告では特に3種 類の実際の地震加速度波形を取り

上げて,こ れらのランダム波形の入力方法の違いによる

損傷程度の相違をモデル実験により明かにすること,お

よび,そ の結果より動的損傷度の定量化を試みたもので

ある。

 2.実 験方法

(1)供 試体および試験の種類

表1に 供試体の種類 を示す。実験の種類は次のようで

ある。

表1 供 試体の種類

       TEST Pseudo   Shake

SPECIMEN Dynamic Ta bEe
MIYAGI    MS89   MT89

HYUU A      H S89    HT89

  1H NKAI    NSθ9    NT89

 a)ラ ンダム波形入力方法は,図1に 示す擬似動的試

験法(Pseud0-Dynarnic Test:SD法 と略)お よび,図
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図1 擬似動的試験法（Pseudo－Dynamic Test）
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 （2）供試体

 供試体の形状・寸法は，図3および図4に示すように

断面が10x15cm，高さ150cm（載荷点または錘の重心

位置までは！35cm）で，軸方向鉄筋にはD10mm
（SD35）を，帯鉄筋にはφ6mmを10cm（錘の近く

のみ5cm）ピッチで使用した。この柱の軸方向鉄筋比は

1．9％であり，実際の高橋脚とほぼ同じとした。また，

項部には約1tonfの錘を取り付けて実際の橋桁の重量

をモデル化している。柱に作用する軸応力は，6．7kgf／

Cm2である。また，各供試体の柱部コンクリートの載荷

試験時の圧縮強度の平均は373kgf／cm2およびヤング

係数の平均は，316，O00kgf／cm2であった。また，使用

鉄筋（D lOmm）の降伏点応力度は，3，853kgf／cm2であ

り，ヤング係数は，1，920，000kgf／cm2であった。
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図3 断面寸法     一『 卜一

図2 振動台試験法（Shake－Tab1e Test）

2に示す振動台試験去（ShakeTab1eTest：ST法と

略）の2種類の方法による。

 b）ランダム波形の種類は，（1）宮城県沖地震

（MIYAGI：Mと略）（2）日向灘沖地震（HYUUG今1H

と略）（3）日本海中部地震（NIHONKAI：Nと略）の3

種類の地震加速度波形を用いる。これらの地震波形は，

日本道路協会道路橋示方書（而援設計編）2）において，そ

札それI種，II種，III種地盤に対する標準地震波形とさ

れているものである（表2参照）。この実験に用いた供試

体は全部で6体である。

                 表2 代表的な動的解析用の強震記録
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図4 供試体形状・寸法

マグニチ 震央距離
地盤種別 地 震 名 記録場所

ユー hM △（㎞）

I種地盤 ユ978年宮城県沖地震 7．4 80 開北橋周辺地盤上

II種地盤 1968年日向灘沖地震 7．5 100 板高橋周辺地盤上

II1種地盤 1983年日本海中部地震 7．7 110 津軽大橋周辺地盤上
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 （3）載荷方法

 載荷の方向は，SD法およびST法ともに図5に示す

ように断面の強軸方向とした。また，SD法およびST法

ともに載荷の段階を表3に示すように各波形の加速度倍

率をO．5～3．5までの間で4～7段階にとって行った。

表3 載荷段階（加速度倍率）

SPECIMEN  Ratio of Acce1er創1on

MS89 O．51．02．02．53．03．5
HS囎 O．51．02．02．5
N ．51．0 1．5 2．  ．

MT O．5 10 1．5 2．0 2．5 303．5

HT89 O．5 1．0 1．5 20 25

NT89 O．5 10 1．5 2ρ 2．5
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 ST法：各加速度倍率の入力段階において柱項部の

加速度と応答変位，振動台の加速度と変位をデータレコ

ーダに記録した。

 両法とも各試験段階のはじめと終わりに，40kgfの鐘

を吊してから，水平変位を測定した後に錘を切り放すと

いう図6に示す方法により得た自由振動皮形から，その

段階での自由振動数と減衰定数を求めた。

◆

図5 載荷方向

 （4）測定方法

 SD法：各載荷段階において柱項部の荷重および変

位，柱基部における曲率および鉄筋とコンクリートのひ

ずみをデータロガーで計測した。

．・・、

榊■
． ‘

ここを切断する

／滑車

 3．実験結果

 A．Pseudo－DynamicTest（SD法）による試験結果

（1）荷重一変位関係

 図7は3種類の加速度波形入力によって得られた応答

変位の波形のうちで，履歴の最大変位とその時の荷重の

点を結んで得られた包絡線で荷重～変位曲線を示したも

のである。この図より，ひびわれ荷重，鉄筋降伏荷重（降

伏ひずみ二2，000μ），最大荷重とそのときの変位を求め

表4に示した。図7より，NIHONKAIの場合が傾きが

やや大きくなっているのがわかる。しかし，表4からも

明かなように各荷重の大きさの順序については波形の影

響が見られるが，変位の大きさについては必ずしも順序

通りとなっていない。これについては波形の影響ばかり

でなく，供試体のコンクリートの強度の違いの影響も考

えられる。この点については，4．（1）でさらに，検討す

る。
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図7 荷重一応答変位の包絡線
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図6 自由振動計測方法

表4

ひびわれ時，鉄筋降伏時，最大荷重時の荷重と変位の実測値

供試体 （1）ひびわれ荷重時 （2）鉄筋降伏荷重時 （3）最大荷童時

（圧縮強度）

（k虫帰） 荷重（㎏） 変位（㎝） 荷重（㎏） 変位（㎝） 荷重（㎏） 変位（㎝）

MS89 ユ24．6 O．25 400，O 1．48 500，5 3．57
（416）

HS89 ！43．4 O．3ユ 430．O 1．60 503．2 2．27
（359）

NS89 145．6 O．28 443．O ユ．60 5ユO．1 2．02
（446）

＊使用したコンクリートの圧縮強度（kgf／cml）

（3）
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 （2）柱基部の鉄筋ひずみ～応答変位関係

 図8にHYUUGA供試体について柱基部における4
本の軸方向鉄筋のひずみの履歴最大ひずみを結んだ線を

1例として示す。この図より鉄筋の降伏ひずみ2，000μ

のときの変位を求めることができる。表4の鉄筋降伏時

の変位の値はこのようにして求めた値の平均値である。

他の供試体についても同様である。これらの図表より鉄

筋降伏時の変位はいずれの入力波形によってもほぼ1．5

Cm程度であることがわかる。
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図8 柱基部の鉄筋ひずみ～応答変位
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（4）減衰定数～最大応答変位

 図10は前述の載荷の各段階の前後で行った自由振動

で得られた減衰波形より求めた減衰定数と各段階の最大

応答変位との関係を示したものである。この図より，減

衰定数の全体的な変化は，ひびわれ以前では2～3％で

あるが鉄筋の降伏変位（1．5cm程度）付近で最大値（4，

7～6．O％）を示し，その後は変位の増加とともに徐々に

減少する傾向を示すことがわがる。
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 （3）初期間吐性係数～最大応答変位

 載荷の段階を加速度倍率によって漸増させたが，各段

階の前後で行った固有振動数を求める実験の際の，吊し

た鍾（P＝40kgf）による水平変位（△cm）を計測して，

傾き（P／△）を本論文で初期剛一性係数と定義する。図9

はこのようにして得られた初期剛性係数と各載荷段階の

最大応答変位の関係の変化を示したものである。この図

より初期剛1性係数の値は，各柱が最大水平荷重を示すと

ころの変位（図7より，2．O～3．6cm）までは応答変位の

増加につれて急激に低下し，そ札以後は一定の大きさを

保つことがわかる。低下の程度はMIYAGIが最も大き

く，つづいてHYUUGA，NIHONKAIの順であるが
波形による違いは定量化できるほど明確ではない。
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図10減衰定数～最大応答変位
    （Pseudo－Dynamic Test）

 （5）自由振動数～最大応答変位

 図11は各載荷段階での前後でとった自由振動数の変

化を示したものである。この結果より載荷前の振動数

（MIYAGI，HYUUGAともに3．8Hz，NIHON－
KAIが4．3Hz）から，最大応答変位3．O cmまではなめ

らかな曲線的変化を示し，それ以後は一定値をとること

がわかる。また，入力波形の影響はMIYAGIと
HYUUGAの間では，ほとんど違いが見られないがNI－

HONKAIだけが他の波形よりやや大きめの振動数を示

している。しかし，全体的に見ればこの違いはそれほど

大きいとは言えないので，振動数の変化曲線がらは入力

波形の影響を明らかに認めることはできない。
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図9 初期剛性係数一最大応答変位
   （Pseudo－Dynamic Test）
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 自由振動数～最大応答変位
 （Pseudo－Dynamic Test）
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 B．Shake－Tab1eTest（ST法）による試験結果およ

びSD法による試験結果との上厳考察

（ユ）初期剛一性係数～最大応答変位

 振動台試験（ST法）においても，入力地震波形の加速

度倍率を段階的に変化させた載荷ガ去をとったが，各載

荷段階の前後においてSD法の場合と同様に，40kgfの

鍾による静的な水平変位を計測して初期剛一性係数の変化

を調べた。図12にその結果を示す。

（％）
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0    20    40    60   80   （皿皿）

           最大応答変位

     図12初期剛性係数一最大応答変位
        （Shake－Tab1e Test）

 この図より，MIYAGIとHYUUGAは同じような変
化の傾向を示す。すなわち，載荷を受ける前に諦則した

初期間リ性の値はHYUUGAよりMIYAGIの方が大き
いが，応答変位の増大と共に直線的に低下し，応答変位

が7cm（鉄筋降伏時の変位1，5cmの約4倍）の点で交

差し，それ以後は一定となる。一方NIHONKAIは前2

者とは異なり，初期の値が大きく途中の変化は曲線的な

低下となるが，やはり7cmの点では前2者と交差し，

その後は一定となる。その大きさは低下の途中で前2者

の中間の値をとることがわかる。したがって，大きさの

順序は大きな方からMIYAGI，NIHONKAI，
HYUUGAの順となっており，同じ応答変位について見

れば，MIYAGIの入力波形による損傷が最も少なく，

HYUUGAによる損傷が最も大きいと判断できる。

 つぎに，この図12を前述のSD法で得た初期剛性係

数の結果の図9と比較すると，まず，これら二つの方法

による違いが大きいことがわかる。すなわち，

 （a）SD法による初期間吐性係数の方が低下の仕方が曲

線的かつ急激であり，変位3．0cmてほぼ一定値まで低

下してしまうのに対し，ST法の結果は変位7．O cmま

で直線的がつ，ゆるやかに低下していること。

 （b）入力波形の違いによる初期剛性係数の値のばらつ

きは，SD法の方が小さいのに対してST法の方が大きく，

したがって，SD法では損傷に与える波形の影響が明かで

ないのに対して，ST法では比較的明確であるといえる。

 以上の二つの点の違いの生じた原因について考察する
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と，主な原因は明かに両方法の載荷速度の違いにあると

考えられる。すなわち，SD法による載荷においては一段

階の入力波形の載荷に要した時間が約30～45分であっ

たのに対して，ST法では30～45秒であった。したがっ

て，鉄筋やコンクリートの力学自守性質の時間依存性の違

いが表れたものと考えら札る。3〕

 SD法は静的試駒去であるので，図9の結果の，ある

最大の応答変位の時の損傷度は，例えば，何年も経過し

た構造物がその応答変位に相当する変位を何回も経験し

た場合のように，いわば時間的には十分に損傷の進んだ

状態に対応するものと考えられる。したがって，初期の

変位における初期剛性係数の低下が著しく，一定値に達

する変位も小さくなり，入力波形による違いもそれほど

表札なかったと考えることができよう。したがって，図12

のST法による結果では，入力波形の違いによる影響が

表れていると考えられるのである。すなわち，地震波形

の違いが高橋脚モデルの動的・短英舶勺な損傷に与える影

響はHYUUGAが最も大きく，続いてNIHONKAI，
MIYAGIの順となっていることが明かといえよう。

 以上の考察の結果より，地震のように動的な損傷を受

ける鉄筋コンクリート構造物の変位損傷度を定量化する

ためには，動的変形挙動をも再現できるST法（振動台

試．駒去）による必要があり，特に，入力地震波形の違い

の動的影響を明らかにする目的のためには，どうしても

ST法に頼らざるを得ないと考えられる。ただし，この

ST法による場合は，例えば基礎の固定度，変位の計測方

法など，試験の基本的な問題を解決しておく必要がある。

本研究において，この問題が完全に解決されているとは

いえないが，図12の結果より，このST法による初期剛

性係数が比較的大変位まで直線的に変化することから，

この関係を逆に利用して，地震による損傷を受けた構造

物の損傷度を推定することも可能であると考えられる。

（2）減衰定数～最大応答変位

 図13にST法によって得られた減衰定数と各載荷段

階での最大応答変位の関係が変化する様子を示した。こ

の図に対応するSD法の結果は前出の図10である。
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  図13減衰定数～最大応答変位
     （Shake－Table Test）

（5）
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 図13より，減衰定数の変化を見ると，NIHONKAIの

変化は図10のSD法の結果と同様に変位が小さい時は

減衰定数も小さく，最大荷重付近で最大値（約7％）を

示した後，徐々に減少するという傾向を示した。これに

対してMIYAGIとHYUUGAは最初から一定の減衰
定数をもって推移する傾向が見られ，この点でSD法の

結果とは異なった傾向を示している。さらに，MIYAGI

の方は応答変位の増加につれて減衰定数も増加したのに

対して，HYUUGAの方は減少する傾向を示している。

減衰定数の大きさの順序は，大きな方からHYUUGA，

NIHONKAI，MIYAGIの順であるが，変位3．O cm以

後は，HYUUGAとNIHONKAIはほとんど同じ大き
さで推移していることがわかる。

 以上，図13および図10の減衰定数の結果からは，（a）

SD法とST法によって得られた値の変化の傾向が異な

り，ST法による結果の方が一定値を保つ傾向がみられ

た。（b）両方法とも波形の違いによる影響が大きく表れ

ているが，波形の種類によるばらつきが大きく，また，

得られた数値の大きさの順序も異なっているので，これ

らの結果がらは波形による影響を定量化することは困難

であると考えられる。

（3）自由振動数～最大応答変位

 図14にST法によって得られた自由振動数（損傷を

できない。しかし，MIYAGIとHYUUGAを比較する

とMIYAGIの方がやや大きな振動数を示し，同じ応答

変位についてみれば与えられた損傷度は小さいと判断さ

れる。自由振動数に対するこのような結果は，前述の初

期剛1性係数の結果と同様であるといえる。

 以上の結果より，自由振動数の変化は載荷荊去によっ

てその低下の傾向が異なり，SD法による結果が曲線的

であるのに対して，ST法による結果は直線的である。し

たがって，この振動数の変化を利用して動的損傷を受け

た構造物の損傷度を推定しようとすれば，図14のよう

に直線的な変化を仮定するのが適当であると考えられ

る。ただし，入力された波形による損傷度のちがいをも

定量化するためにはさらに検討する必要があると考えら

れる。

 （4）応答波形および最大応答変位の上臓

 図15（1），（2），（3）の（a）には，それぞれの入力加速度波

形を，また，（b）には後述するニューマークのβ法による

応答変位の計算値を示す。さらに，（c）と（d）にSD法と

ST法による実測の応答変位波形を比較して示す。これ

らの図より，まず応答変位の大きさに大きな違いが見ら

れることがわかる。すなわち，全体的に見てST法の方

がSD法に比べて約3倍ほど大きな最大応答変位を示し

ている。このことは，表5に示したように3種類のどの

波形についてもいえることである。
（Hz）

  10

白 8
由

振  6
動

数 4

  2

→一MIYAGI
一・一香[・一HYUUGA

一十一NIHONKAI

表5 変位2㎝の時の振動数の計算値と、

   変位6㎝の時のSD法の振動数の実測値の比較

供試体名

M T 8 9

H T 8 9

N T 8 9

変位2Cmの時の
撮動数の言十算値

23 2H z
23 6H z
23 9月 乞

変位約6〔mの時の振動数の実測値
実測の振動数  （その時の変位Cm）

22 Hz （6． 67cm）
19  Hz  （6． 26om）
18 Hz （6． 59〔m）

0  10 20 304050 60 70 80 90100

                    （㎜）
       最大応答変位

図14 自由振動数～一最大応答変位
   （Shake－Table Test）

受けて変化した供試体の固有振動数）の変化を示す。’こ

の図に対応するSD法の結果は図11である。これらの

図を比較してわかることは，図11では振動数の低下が

曲線的であり，変位が3，O cm以後はほぼ一定の値を示

したのに対して，図14では損傷前の振動数から変位が

6．5cmの時の振動数までほぼ直線的に低下し，その後は

波形の種類に関わらず一定の振動数を保つことがわかっ

た。また，図11および図14の結果より，入力波形の違

いによる振動数の値の違いは非常に小さいことがわか

り，波形の種類による損傷度の違いを明確にすることは

（6

 次に，各波形ごとにその応答波形の形状を注意してみ

ると，MIYAGIとHYUUGAは波形の傾向がよく似通

っていることがわかる。NIHONKAIについては，約30

秒までは計算結果ともよく似た波形をしているが，30秒

以後は明かに振幅が大きくなっているのが認められる。

これは，ST法によった場合には30秒以降で損傷が進み

振鵬が大きくなったためと考えられる。

 （5）供試体ひびわれ及び破壊後の様子

 図16にSD法とST法の試験後の供試体のひびわれ

図を示す。これらの図より，試験方法の違いによるひび

われの入り方の違いを言忍めることができる。

 すなわち，SD試験後のひびわれが主に柱基部に集中

しているのに対して，ST試験後のものは柱の中間部に

もひびわれが多く見られることである。このことからは

）               中部大学⊥学部紀要



（1）MIYAGI（宮城沖地震波形）

  （a）入力加速度波形（最大加速度：

各種ランダム波形入力によるRC高橋脚モテソレの損傷

十1149al， 一89gal）

127

0          10 20        30SEC

（b）ニューマークのβ法による応答変位の計算値（3Hzの場合の最大応答変位： 十〇．48om， 一0．62cm）

0         10 20        30SEC

（c）Pseudo－Dynamic誠一験による応答変位実測値（最大応答変位： 斗0．45cm， 一0．49cm）

0          ユ0 20        30SEC

（d）Shake－Tab1e試験による応答変位実測値（最大応答変位1 十1，04cm， 一1．25cm）

0          10 20        30SEC

（2）HYUUGA（日向灘沖地震波形）

  （a）入力加速度波形（最大加速度：十1169a1，一1129a1）

0          ユ0 20 30         40SEC

（b）ニューマークβ法による応答変位の計算値（3Hzの場合の’最大応答変位： 十0．68cm， 一0．70cm）

0          10 20 30         40SEC

（c）Pseudo－Dynamic試験による応答変位実測値（最大応答変位： 十〇．76cm、 一0．82cm）

O          10 20        30SEC

（d）Shake－Tab1e試験による応答変位実測値（最大応答変位：十1．67㎝， 一2．2！cm）

0          10 20 30        40SEC

（7）
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（3）NIHONKAI（日本海中部地震波形）

   （a）入力加速度波形（最大加速度：十1089a1，

平澤 征夫，古澤 誠司

一1069a1）

0         10         20 30 40        50SEC

（b）ニューマークのβ法による応答変位の計算値（3Hzの場合の最大応答変位1＋0．59cm， 一0．77cm）

O         10         20 30 40        50SEC

（c）Pseudo－Dynamic試験による応答変位実測偉（最大応答変位：十0．83㎝， 一0．92cm）

O          10         20 30        40SEC

（d）Shake－Tab1e試験による応答変位実測値（最大応答変位：十2．38cm， 一3．00cm）

0        ！0        20
30

        50SEC
40

図153種類の入力波形とβ法による応答変位計算値およびSD法，ST法による応答変位の実測値

MS－89
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、
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一

一

’

SD才去               ST法

図16SD法とST法による試験後のひびわれの様子

ST試験によった場合には，SD試験の場合とは載荷の速

度が異なることから，このような速度の大きなランダム

載荷に対しては振動のモードが必ずしも一次モードとは

限らずに二次モードの影響が表れたものと考えられる。

図16のMS供試体のひびわれ図では全体にひびわれが

見られるが，これは最大荷重到達後もできるだけの大変

位を与えて損傷させたためである。

   4．解析方法および解析結果と考察

   （1）荷重～水平変位曲線の解析法

   本研究における荷重～水平変位関係の解析は繰り返し

  載荷を受けた場合ではなく，一方向に漸増の水平荷重を

  受けた鉄筋コンクリート長柱の非線形解析を行ってい

  る。解析方法は柱の断面を60個の要素に分割し，さらに

  柱の長さ方向にも14個のセグメントに分割して解析す

  る方法であり，各断面の力およびモーメントの釣合を繰

  り返し計算により求める。さらに，弾性荷重法により柱

  の各点のたわみを計算し，元のたわみに加えて付加たわ

  みとし，再び断面の解析を行うという手順を繰り返すご

  とにより，最終的には柱断面とたわみについての釣合が

  成立するようにした解析荊去である。解析は荷重増分法

  によっている。4）

   図17はこの方法によって求めたSD試験供試体の荷

  重～水平変位の解析結果である。この図より，この解析

  には各供試体のコンクリート強度の違いを考慮してある

  にもかかわらず，結果にはそれほどの影響が表れていな

  い÷とがわかる。

（8）              中部大学工学部紀要
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 この解析茄去によれば，ある損傷変位が与えられた時

の各断面の曲げ剛」性から求めた等価曲げ剛’性を用いてそ

のときの振動数力計算できるから，損傷変位が増大する

につれて低下する振動数の変化の様子を解析できること

になる。

 図18（・），（b），（c）は，それぞれMIYAGI，HYUUGA，

NIHONKAIの波形を用いたSD法とST法による実

図17荷重～水平変位の解析結果

 したがって，前出の図7における荷重～変位関係曲線

における勾配の違いはコンクリートの強度による違いで

はなく，主として人力波形の違いに関係する載荷速度の

違いに起因するものと判断できる。

 （2）振動数色聯斤法

 本実験に用いたRC高橋脚モデルの自由振動数の解

析は，一質点系のモデルを仮定した一般によく知られた

簡単な次の公式（工）を用いて行った。

白10

曲g
振8
動7
数6
1H．15

 3
 2

 0  0

O NS89

口NT8g
△計算値

∫：ω／2π

ω＝ mK／（m＋0231m、）      （1）
K＝3班／Z3

  f：振動数，ω：固有円振動数

  K：バネ定数，m，m。：それぞれ鍾および柱部の質量

 RC長柱であるので，ひびわれによって長さ方向の曲げ

岡吐性が異なることを考慮して，変断面柱として計算する

必要がある。そのためには断面の等価曲げ岡1上性を求めな

ければならない。変断面橋脚の等価曲げ岡雌は遡各橋示

方書面援設計編の公式（2）を修正した式（3）を用いて求める

ものとした。ただし，社長さ方向の変化する曲げ剛性は，

前節の荷重～変位関係の角幹斤によって得られた値を用い

るものとした。

が
∫＝
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  図18 （a）自由振動数～変位
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 図18 （b）自由振動数一変位
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図18 （c）自由振動数～変位
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（3）

験結果とその角研斤結果の自由振動数の変化を示したもの

である。

 これらの図より，振動数の計算値の変化はSD法の結

果に近似していること，しかし，それは変位が約20mm

までであることがわがる。この変位が20mmというの

は，これらの柱が水平荷重を受けた時の最大荷重時の変

（9）
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位にほぼ等しい。したがって，静的な荷重の繰り返しを

受けた場合の損傷が最大荷重程度までならば，その自由

振動数がわかれば損傷度を推定することが可能であると

いえよう。しかし，計算値は静的な最大荷重以後，およ

び，動的試験結果とは離れているので，このままでは静

的最大荷重以後，および動的損傷を受けた場合の損傷度

を推定することは，困難であると考えられるので，別の

方法を考える必要があろう。

 ここで図18を注意して見ると，まず，SD法による結

果がひびわれ荷重時（荷重で約50kgf，変位の値で約の

2～3mm）の点から，鉄筋降伏荷重時の変位（1．5cm）

の約4倍あるいは最大荷重時の変位（2．0cm）の約3倍

の変位（6．0cm）まで直線的に振動数が減少しているこ

とがわかる。それ以上の変位では一定の振動数となるの

で，この場合の損傷度の推定可能な範囲はここまで（変

位が6cmまで）が限界と考えられる。そこで，この限

界変位6cm付近での実測値と，最大荷重時の変位2．0

cmでの計算値を上臓して示したのカ凄5である。

 このように，変位2cmの時の振動数の計算値と変位

約6cmの時の振動数の実測値の大きさがほとんど等し

い値（2．2～2．3Hz）となっていることがわかる。このこ

とから，動的載荷と静的載荷では損傷に及ぼす影響が大

きく異なり，静的に与えられる最大荷重までの変位損傷

の程度カ噌カ的には約3倍の変位が与えられないと生じな

いことになる。言い換えれば，動的載荷が損傷に与える

影響は静的載荷の約1／3にしか相当しないことになる。

しかし，この事実は，損傷度の定量化を合理的に行う立

場からすれば重要なことを示唆していることになる。す

なわち，たとえば，今，損傷度を謂面したい構造物があ

ったとして，その自由振動数から過去に受けた損傷変位

の大きさを推定しようとする場合に，計測された振動数

と計算によって求めた振動数の比較から，損傷変位を推

定したとすれば，その推定された変位は，実際にはその

構造物が過去に経験した履歴最大損傷変位の1／3の変

位しか示していないと言う事実である。したがって，動

的な損傷変位の大きさを推定するにはこの実験事実に基

づいた損傷度推定方法による必要があろう。

 ここで，図18の実験事実に基づいて，動的載荷（ここ

で取り扱っているのは，特に地震波のようなランダム波

形で速度も大きな載荷）の場合の振動数～損傷変位関係

曲線を求める方法として，次の二つの茄去が考えられる。

（・）静的な漸増荷重の場合の振動数～損傷変位関係の

計算結果の損傷変位のみを3倍する方法。

 （b）図18の実測値を結んだ線が比較的直線に近いこ

とを考慮して得られる直線式を利用する方法。

 ここで，（・）の方法については求め方に特に問題は生じ

ないが，（b）の方法については，どの2点を結んだ直線を

仮定するかが問題である。

 図18から明らかなように，上記（・法では，初期の損傷

変位の実測値に対しては，計算値の推定曲線との適合性

がよくない（実際には実験の方にも問題はあると思われ

るが）。しかし，ここで，一般の構造物は，通常の使用状

態ですでにひびわれが入っていると仮定できるので，ひ

びわれ発生時を初期の状態と考えて，このひびわれ発生

点と終局状態の点とを結んだ線を仮定することも可能で

あろうと考えられる。

表6はこの可能一性を調べた結果を示したものである。

表6 ひびわれ時および終局時の振動数と損傷変位の計

   算値と実測値の比較

供試体名 水平カ コンクリートひずみ 変位 振動数 3倍変位
HYP  引張  圧縮 δ f 3δ
』9f ε    ε 而而 目z 皿而

MT89  70  170 o． 98 4． 04 2． 93
［3． 65コ［4． 20］

570 3山 P21、
7 2． ユ2 65． o
［2． 22コ［66． 7］

HT89  70  j75 o． 98 3． 90 2、 93
［3． 17コ［工2． 1］

570 3390 22． 7 2． 07 68． o
〔2． 20］［62． 6〕

NT89  70  174 o． 97 3． 91 2． 91
［3． 74］［6． 30コ

670 3267 22． 3 2． 09 66． 9
［2、 18コ［65一 9］

注： ［ コ内の数値は実測値を示す．

   表6中の水平力70kgfおよび570kgfは，それぞれ，

  ひびわれ荷重および終局荷重に相当する荷重である。こ

  のひびわれ荷重1幸柱基部のコンクリート表面の引っ張り

  ひずみの大きさが（170～175）μとなったときの荷重で

  あり，同様に終局荷重は柱基部のコンクリート表面の圧

  縮ひずみの大きさが3，000μを越えた時の荷重である。

  また，表中の［コ内の数値は，ひびわれ時および終局

  時の変位と振動数の実測値を計算値に対応させて示した

   ものである。

   表6の結果より，ひびわれ荷重時の3倍のたわみとそ

  の時の振動数の値の計算値と実測値はほぼ一致してお

   り，また，終局時の計算値の振動数と，その時の計算値

  の3倍の変位とは，よく一致していることから，計算値

  によって得られるひびわれ時の振動数と終局時の振動数

  を結ぶ直線を損傷度推定線として用いることが可能であ

  ると考えられる。

   しかし，以上の推定方法には大きな問題が残されてい

  る。すなわち，ここでは実験の結果に基づいて，（a）では

  動的終局時の応答変位として静的な終局時の変位の3倍

  をとることにしたが，この3倍という数値の理論的な根

  拠は何もないのである。したがって，一般的には，より

  実際に近いモデル（多質点系モデルで，さらには，基礎

  との結合度を考慮したモデルなど）を仮定した角聯斤を行
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各種ランダム波形入力によるRC高橋脚モデルの損傷

い，ひびわれ時と終局時の振動数と変位をできるだけ正

確に求めて，それらを直線で結んだ線により損傷度を評

価することが簡便法としては可能と考えられる。しか

し，損傷過程における損傷度の正確な推定法に関しては

今後さらに研究される必要がある。

（3）Newmarkのβ法による応答計算法とその結果

 実験に用いた高橋脚モテソレの振動系を一自由度の減衰

振動と見なして運動方程式（4）をたて，直接数値計算法の

一つであるニューマークのβ法を用いて応答加速度，速

度および変位を計算した。ここで，β法に用いた二つの

係数βおよびこの値はそれぞれ1／6および1／2とし
た。

M三十C支十Kx＝一M支、

ここで

M三：鍾りの慣性力  C支：減衰力

Kx：復元力  M三、：地盤の慣性力

（4）

 応答計算結果とSD法による実験結果を図15（1），（2），（3）

の（b）に示した。この図は供試体の減衰定数を5％と仮定し，

固有振動数を3Hzとして計算している。計算値は実測

値とよく一致していることがわかる。ただし，NIHON－

KA五の後半の25秒以後で多少のずれがあるのがみら札

る。こ札は，振動によって供試体が損傷したために固有

振動数が変化して，計算で仮定した振動数と異なったた

めに応答変位も相違したものと考えられる。したがっ

て，損傷によって変化する固有振動数と減衰定数を考慮

した応答解析を行えば，SD法による挙動をより正確に

表現できるものと考えられる。

 5．結 論

 本研究は高橋脚や斜張橋のタワーのように曲げが卓越

する鉄筋コンクリート構造物の損傷過程における振重癖寺

性の変化を定量化すること，および逆に，定量化された

振動特性を利用して損傷した構造物の健全度を評価しよ

うとする目的で行った研究の一部である。本論文では特

に荷重作用の影響を明らかにする目的で，3種類の実際

に観測された地震の加速度波形を取り上げて，これらの

波形の入力方法の違いが構造物に与える影響の違い，お

よび，波形の種類の違いを高橋脚モデソレを用いて実験的

に明らかにしようとしたものである。

 実験に用いた3種類の地震波形は，宮城沖地震
（MIYAGIと略），日向灘沖地震（HYUUGAと略），

日本海中部地震（NIHONKAIと略）とし，これらを擬

似動的試験去（SD法と略）及び振動台試験法（ST法と

略）の2通りの試験去で載荷した。本研究の結果，明ら

かとなった事柄を以下に項目にしたがって述べる。
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 （1）初期剛性係数一最大応答変位関係

 載荷の段階を加速度倍率によって漸増させ，その各段

階で行った固有振動数を求めるための実験において，静

的に吊した鍾（P㎏f）による水平変位（△cm）を計測し

て，（P／△）の値を，新たに初期剛性係数と定義した。

このようにして得られた初期剛一性係数と各載荷段階の最

大応答変位の関係より，

 （・）SD法による初期剛一性係数の低下の仕方が曲線的

かつ急激であるのに対して，ST法では直線的かつ，ゆる

やかな勾配で終局変位まで低下するという違いが見られ

る。

 （b）初期剛1性係数に与える入力波形の違いの影響は

SD法では小さかったのに対して，ST法では比較的明確

に現れている。すなわち，本研究に用いた鉄筋コンクリ

ート高橋脚モデルの損傷に与える地震波形の影響は

HYUUGAが最も大きく，続いてNIHONKAI，
MIYAGIの順となっている。

 （・）ST法による初期剛性係数が比較的大変位まで直

線的に変化することを利用すれば，地震のようなランダ

ムで動的な損傷を受けたコンクリート構造物の損傷程度

を推定することが可能であると考えられる。とくに入力

波形の動的損傷度の影響まで考慮するためにはST法

の試験結果に基く必要がある。

 （2）自由振動数～最大応答変位関係

 各載荷段階で計測された自由振動数（損傷を受けて変

化した供試体の固有振動数）の変化は，初期剛性係数の

変化と同様に，載荷方法によって低下の傾向が異なり，

SD法による結果が曲線的であるのに対して，ST法によ

る結果は直線的である。しかし，いづれの方法によって

も入力波形の影響を明らかにできるほどの違いは認めら

れない。また，この振動数の変化を利用して動自勺損傷を

受けた構造物の損傷度を推定するには，ST法による直

線を仮定するのが適当であると考えられる。この動的損

傷度推定曲線の仮定の一方去を静的解析結果にもとづい

て提案する。すなわち，動的損傷度推定線に直線を仮定

する場合は，静的解析によって得られる振動数～損傷変

位関係曲線上のひびわれ時と終局時の点を結んだ直線を

利用するものとして，動的損傷度を考慮するために，そ

の損傷変位のみをα倍（本実験供試体の場合はα＝3）

した点を結んだ直線を仮定すればよいと考えられる。

 （3）減衰定数～最大応答変位

 SD法とST法によって得られた減衰定数の値の変
化の傾向が異なり，ST法の結果は比較的一定値を保つ

傾向が認められた。また，両方法とも入力波形の最多響は

大きく現れているが，両者とも波形の種類によるばら

つきも大きく，得られた数値の大きさの順序も異なって

いるので，動的損傷度および波形による影響を定量化す

（11）
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ることは困難である。

 （4）応答変位波形および最大応答変位の雌交

 ニューマークのβ法による応答解析結果とSD法に

よる応答変位波形は良い一致カ溜められた。しかし，SD

法とST法の応答変位の結果を比較すると，全体的に

ST法による最大応答変位の結果がSD法の約3倍ほど

大きく現れた。さらに，各波形毎にその応答波形の形状

を見ると，MIYAGIとHYUUGAはよく似ているが，

NIHONKAIの30秒以後では供試体の損傷が進んだた

めにST法による応答波形の振幅が大きく現れた。

（5）供試体ひびわれおよひ振動モードの観察

 載荷試験ガ去によって，ひびわれの入り方に相違カ溜

められた。すなわち，SD法による試験後のひびわれが主

として柱基部に集中したのに対して，ST試験後のもの

は基部ばかりでなく中間部にもひびわれが見られた。こ

のことから，ST法のように速度の大きなランダム載荷

に対しては，振動モードが必ずしも一次モードばかりで

なく二次モードの影響が現れたものと考えられる。振動

中の観察によってもこのことカ確かめられている。

文部省科学研究費（一般C）および中部大学特別研究費に

よって行ったものである。実験は中部大学材料・構造実

験施設，設備を用いて行った。実験に際しては，施設技

術員駒田尚夫氏，帆山公郎氏の両氏に大変お世話になっ

た。また，実験に多大の協力をいただいた平澤研究室卒

業研究生であった河合誠，川窪光則，長谷川將広，森山

賢一の各氏に心より感謝申し上げるとともに，卒研途中

にして亡くなられた木下明宏君のご冥福をお祈り申し上

げます。
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