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第 1 章 序論 

 

1.1 研究の背景 
 
我が国が保有する道路橋（橋長 2m 以上）は約 73 万橋にも達し，2033 年には建設

後 50 年以上経過する道路橋が約 63％になる 1)．これらの道路橋の健全性を保ちなが

ら，今後も安全に利用するためには適切な維持管理を行う必要がある．長期間の供用

によって道路橋に生じる損傷には，鋼道路橋では疲労や腐食が，コンクリート橋では

中性化や塩害などがある．このうち，鋼道路橋の疲労損傷は損傷初期の段階だと非常

に小さな損傷であるため，外観からでは変状が分かりづらく，専門的な知識を有した

者でないと発見することが難しい．また，疲労損傷は損傷が進行すると最終的には脆

性的な破壊を引き起し，橋梁を崩壊させる原因となる危険な損傷である． 

 

海外では疲労損傷を原因とした橋梁の崩壊事故が報告されている．例えば，韓国の

聖水大橋では疲労損傷を原因とした落橋事故が発生し，多数の犠牲者を出した 2)．ま

た，カナダの Sgt. Aubrey Cosens VC Memorial Bridge では疲労損傷を原因とした橋梁の

部分的な崩壊が報告されている 3)．橋梁の崩壊は深刻な経済的損失をもたらすと考え

られ 4)，アメリカのミネソタ州ミネアポリスで 2007 年に落橋した I-35W 橋梁の経済

的損失は，1 日当たり US$71,000～US$ 220,000 にもなると評価された 5)．一方，日本

国内では疲労損傷を原因とした大規模な橋梁の崩壊事故は発生していない．しかしな

がら，一般国道 25 号の山添橋では 2006 年の点検時に 1m にもおよぶき裂が主桁ウェ

ブに生じた状態で発見されており 6)，日本国内においても橋梁の崩壊に至る可能性の

ある危険な損傷が発見されている． 

 

我が国の鋼道路橋の疲労損傷は 1980 年代頃から顕在化し始めたが 7-10)，鋼道路橋

（鋼床版構造を除く）の設計に疲労設計が導入されたのは 2002 年のことである 11)．

したがって，2002 年以前に建設された鋼道路橋の疲労損傷に対する性能には，十分に

留意する必要がある．図 1-1 に我が国が保有する鋼道路橋（橋長 15m 以上）の建設

数の推移（1920 年以前～2017 年 4 月 1 日時点）を示す 12)．2002 年以前に建設された

鋼道路橋は全体の約 92%を占めており，今後の我が国の鋼道路橋の維持管理において

疲労損傷が重大な課題となることは明らかである． 

 

鋼道路橋の疲労損傷の主な要因には，①溶接欠陥，②疲労強度の低い継手ディテー

ルの採用，③設計で考慮されていない応力や変形，④風や車両走行による振動がある
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13)．したがって，疲労損傷が発見された際には疲労損傷の発生状況や発生原因の調査

を行い，疲労損傷の原因を同定した上で補修補強対策を講じる必要がある．図 1-2に

鋼道路橋の疲労損傷の発見から対策までの主な流れ 9),14),15)を示す．疲労損傷の発見か

らから対策までの流れは 3 つの区分に分けることができる．下記に各区分の概要を示

す． 

 

Part1: 目視点検および詳細疲労損傷調査 

2016 年 7 月より，我が国の道路橋点検は 5 年に 1 回の頻度で近接目視による点検を

行うことが基本となり 16)，鋼道路橋の疲労損傷を発見する機会は整いつつある．目視

点検によって発見された塗膜割れやき裂は，まず，緊急性の高い損傷か否かの判断が

なされた後，詳細調査を行う．詳細調査では非破壊調査（磁気探傷試験（MT），超音

波探傷試験（UT）など）やバーグラインダなどによる切削調査によって，き裂の有

無，き裂の進展方向，き裂長およびき裂深さなどの疲労き裂の発生状況を調査する．

き裂長の短いき裂であれば，バーグラインダによる切削調査でき裂を除去できる場合

もある．なお，疲労き裂の発生する箇所と橋梁塗装の塗膜割れが生じる箇所は良く似

ているため，疲労き裂の初期段階と塗膜割れの区別は難しい．国土交通省の橋梁定期

点検要領 17)では塗膜割れがき裂によるものか判断できない場合には，仮にき裂があっ

た場合の進展に対する危険性なども考慮して，できるだけ詳細調査によるき裂の確認

 

図 1-1 鋼道路橋の建設数の推移（文献 12 を基に著者作成） 
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図 1-2 疲労損傷の点検から補修補強までの主な流れ 
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を行う必要があるとしている． 

 

Part2: 疲労損傷原因の調査 

Part1 の詳細疲労損傷調査によって明らかになった疲労損傷の発生状況から，疲労

損傷原因を同定できない，あるいは疲労き裂の発生原因を明瞭にする必要がある場合

は，疲労損傷原因を同定するための調査を行う．疲労損傷原因の調査では疲労損傷の

原因となる外力（車両交通状況など）の調査や応力（ひずみ）および変形挙動の発生

状況を把握する現場計測による調査などを行う必要がある．現場計測は実橋梁の構造

詳細，境界条件，車両交通状況などを直接反映できるため 18-20)，効果的な調査方法で

ある．また，有限要素解析（以降，FE 解析という）も効果的な調査方法となるが，

実橋梁の様々な条件を FE 解析に反映するために現場計測結果と組み合わせて用いる

ことが多い． 

 

Part3: 補修補強 

補修補強方法は，Part2 での現場計測や FE 解析によって得られたひずみや変形挙動

に基づいて設計される．設計された補修補強方法の補強効果は，FE 解析や補修補強

施工後の現場計測によって検証される．現場計測は施工された補修補強の状態を直接

反映できるため，補修補強効果を確認する際も効果的な調査方法となる． 

 

前述した 4 つの疲労損傷要因の内，③を要因とした疲労損傷事例が最も多い 13),21)．

③を要因とした疲労損傷は橋梁部材間の相対的な変形挙動による応力によって生じ

るため，変位誘起疲労損傷ともいわれる 22-24)．したがって，図 1-2に示した「Part2：

疲労損傷原因の調査」および「Part 3：補修補強」においては，実橋梁に生じるひず

みと，その原因となる変形挙動を同定することが重要である． 

 

 我が国の変位誘起疲労損傷の代表的な事例の一つに，鋼 I 桁橋の主桁－対傾構交差

部や主桁－横桁交差部（図 1-3）での疲労損傷 7-10)がある．鋼 I 桁橋の疲労損傷は，

1980 年代頃に損傷が顕在化し始めたこともあり 7)，実橋梁でのひずみ計測，変形計測

に基づいた疲労損傷原因の同定や補修補強効果の検証が幾つか行われている．竹之内

ら 25)は，RC 床版を有する鋼 I 桁橋の主桁－対傾構交差部の垂直補剛材上端部に対す

る縦桁増設による補強効果を，ひずみ計測と主桁および床版の鉛直変位計測によって

検証した．計測の結果，縦桁増設によって，①主桁間中央の床版の相対たわみは約 75％

減少，②主桁の応力およびたわみは約 20％減少，③垂直補剛材の高い圧縮応力は約

50％減少したと報告しており，縦桁増設が主桁たわみおよび床版たわみの抑制と垂直 

補剛材上端部に生じる局部応力を低減する効果があることを確認した．Sekiya ら 26) 
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は，鋼 I 桁橋の主桁－横桁交差部の床版および主桁に MEMS 加速度センサを設置し， 

車両走行時に生じる鉛直変位を算出した．算出した床版たわみ応答と主桁－横桁交差

部のウェブギャップ板に生じる応力応答を比較した結果，両者の応答性状が良く一致

していることを確認し，床版たわみがウェブギャップ板に生じる応力の主な原因であ

り，ウェブギャップ板の応力を低減するためには床版剛性の向上が効果的であるとし

た． 

 

また，鋼床版の溶接継手部近傍の疲労損傷 27-30)（図 1-4）も，我が国の代表的な変

位誘起疲労損傷の事例である．鋼床版の疲労損傷は 1980 年代頃より損傷の発生が確

認されており 31)，鋼床版の疲労損傷原因の多くが鋼床版を構成する板部材が複雑に変

形することによって生じる局部応力（局部ひずみ）であることが明らかになっている
30)．また，鋼床版に生じるひずみは，橋軸直角方向の輪荷重位置に対して敏感であり
32),33)，温度依存性のあるアスファルト舗装剛性の影響が大きい 34),35)ことも明らかにな

っている．したがって，車両走行位置や日照および外気温の条件が橋梁毎に異なる実

橋梁においては，疲労損傷要因も橋梁毎に異なると推測される．したがって，鋼床版

の疲労損傷原因の同定および補修補強効果の検証においては，実橋梁の条件を直接反

映することができる現場計測が効果的な調査方法となる． 

 

しかしながら，既往研究での鋼床版の疲労損傷原因の同定や補修補強効果の検証の

多くは，実橋梁でのひずみ計測，実物大試験体を用いた実験および FE 解析によるも

 

図 1-3 鋼 I 桁橋の主桁－横桁，主桁－対傾構交差部に生じる疲労損傷の例 
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のであり，現場での変形計測の事例は著者の知る限り殆どない．この要因は従来の変

位計測だけでは，鋼床版に生じる複雑な変形挙動を明らかにすることが困難であった

ことが考えられる．鋼床版は薄い鋼板が複雑に交差した構造のため，活荷重によって

引き起される鋼床版の変形挙動は，面外変形を伴う複雑な挙動となる．このような面

外変形挙動を正確に把握するためには，変形によって生じる変位だけでなく，回転も

計測することが重要となるが，従来は現場で動的な回転を取得する方法が殆ど無かっ

 
(a)鋼床版構造例 

 

 

(b)疲労損傷事例 

 

図 1-4 鋼床版構造と鋼床版に生じる疲労損傷の例 
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た．また，もう一つの要因としては計測難易度が高いことが考えられる．鋼床版を構

成する部材は部材同士が複雑に交差しているため，橋梁内部の環境は狭隘になること

が多く，計測機器の設置作業は煩雑になると推測されるためである．ただし，近年で

は実橋梁に生じる動的な回転を小型な計測機器によって取得することが可能になり

つつあるため，鋼床版においても変位計測と回転計測を組み合わせた変形計測を行う

ことが可能であると考えられる．実橋梁での回転計測の詳細は次節で述べる． 

 

 以上より，従来から実橋梁でのひずみ計測と変位計測に基づく変形計測が，変位誘

起疲労損傷に対する効果的な調査方法として活用されていたことが分かる．その一方

で，鋼床版のように複雑な変形挙動が生じる構造で正確に変形挙動を把握するために

は，変位計測だけでなく，回転計測も組み合わせた変形計測を行うことが重要である．

したがって，現場でのひずみ計測と変形計測に基づいた変位誘起疲労損傷の調査をよ

り効果的な調査方法とするためには，変位計測と回転計測を組み合わせた変形計測を

確立する必要がある． 

 

1.2 実橋梁における変形計測 

  

道路橋の主な役割は，①交通の障害となる自然環境（河川，海峡，山岳地など）を

横断する，②市街地などの交通流が制限される環境下において立体的な道路を形成し，

効率的な交通を提供することなどが挙げられる．したがって，供用中の道路橋での変

形計測は周辺環境の条件に起因した計測制限が必ず生じると考えられるため，周辺環

境に応じて適切な計測機器を選定することが重要となる．さらに，変位誘起疲労損傷

の調査においては以下の点に留意する必要があると考えられる． 

 

1. 変位誘起疲労損傷を引き起こす変形挙動は，橋梁部材同士の相対的な挙動によっ

て生じる．相対的な変形挙動を計測するためには，それぞれの橋梁部材に計測機

器を設置する必要があるため，現場作業は煩雑になりやすい． 

2. 変位誘起疲労損傷は橋梁部材同士の交差部に生じるため，その調査においては部

材交差部近傍の変形計測を必要とする場合がある．橋梁部材の交差部近傍は狭隘

な空間であることが多いため，それに適した計測機器を選定する必要がある． 

3. 橋梁部材間の相対的な変形挙動によって生じる変位や回転はオーダが小さいと

考えられるため，計測機器の精度と分解能を必要とする． 

 

本節では変位誘起疲労損傷の調査における実橋梁の変形計測を，橋梁を構成する主

要な部材である床版，主桁などを対象とした計測（以降，橋梁全体系の計測という）
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と橋梁部材同士の交差部近傍の計測（以降，橋梁部材交差部近傍の計測という）の 2

種類に大別し，それぞれの計測で用いられる主な計測機器（表 1.1）の特徴と計測方

法などを述べる． 

 

1.2.1 橋梁全体系の変形計測 

  

橋梁全体系の変形計測は，主桁と交差する対傾構や横桁との取合い部での疲労損傷

の調査に効果的である．この変形計測は主桁などが主な計測対象となるため，橋梁下

面の計測環境が計測機器の選定において重要となる．  

 

（1）橋梁下面に不動点を設けることができる場合 

不動点を橋梁下面に設けることができる場合，不動点を必要とする全ての計測機器

（表 1.1）を利用することができるため，より詳細な環境条件に基づいて計測機器を

選定する必要がある．計測対象と不動点の距離が離れている場合，レーザドップラ振

動計 36)やカメラなどによって撮影したデジタル画像を用いる方法 37-44)（以降，画像セ

ンシングという）の利用が効果的であり，これらの計測機器は設置作業も容易なため，

現場施工性に優れている．ただし，これらの計測機器は計測対象と計測機器の間に遮

蔽物が無いことが計測条件となることに留意する必要がある．例えば，都市高速道路

などでは騒音対策として橋梁下面に裏面吸音板 45),46)を設置している（写真 1-1(a)）

ため，橋梁構造が殆ど露出しておらず，計測可能な橋梁部材が限定される．  

 

一方，橋梁と不動点が近接している場合には接触式変位計やレーザ変位計による変

位計測も有効である．接触式変位計やレーザ変位計はレーザドップラ振動計と比較し

て安価であり，画像センシングのように複雑なアルゴリズムも必要としないため，広

く普及している計測機器である．図 1-4に，接触式変位計と簡易な治具によって主桁

たわみを計測した事例を示す．この事例では三脚を地面に据え付け，接触式変位計を

主桁下フランジに設置することで主桁変位を計測している．なお，計測に手間はかか

るが不動点と橋梁間に距離がある場合でも剛で長さのある棒を用いる 47)，機械足場を

設置するなどの工夫によって接触式変位計やレーザ変位計を用いることもできる． 

 

（2）橋梁下面に不動点を設けることができない場合 

橋梁が河川上に架設されている（写真 1-1(b)），橋梁下面に供用中の道路が併設さ

れている（写真 1-1(c)）場合などは，橋梁下面に不動点を設けることが難しい．した

がって，不動点を必要としない計測機器（表 1.1）の利用が適している． 

不動点を必要としない計測機器には傾斜計，加速度計などがあり，計測した傾きや
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表 1.1 橋梁の変形計測に用いられる計測機器 

不動点の有無 計測機器 
計測する 

物理量 
構造物への接触有無 

計測に必要な構造物

までの距離 

各計測対象への適用性 

備考 

橋梁全体系 
橋梁部材 

交差部近傍 

必要 

接触式変位計 変位 必要 近距離 △ 〇 治具を用いれば，橋梁全体系の計測も可能 

レーザ変位計 変位 必要 近距離 △ 〇 治具を用いれば，橋梁全体系の計測も可能 

ビデオカメラ 

（画像センシング） 
変位 不要 近距離～遠距離 〇 △ 視認性が悪い場所だと適用困難 

レーザドップラ振動計 変位 不要 中距離～遠距離 〇 × 
視認性が悪い場所だと適用困難 

計測対象と近接する場合は計測困難 

不要 

傾斜計 角度 必要 構造物へ直接設置 〇 〇 動的な計測には適していない 

加速度計 加速度 必要 構造物へ直接設置 〇 〇 二階積分によって動的な変位を算出可能 

ジャイロセンサ 角速度 必要 構造物へ直接設置 〇 〇 
一階積分によって動的な回転（角度）を 

算出可能 
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(a) 裏面吸音板の設置された橋梁          (b) 河川上にある橋梁 

 

 
          (c) 橋梁下に車道が併設された橋梁 

 

写真 1-1 橋梁の周辺環境の例（著者撮影） 

 

 
図 1-4 接触式変位計による主桁たわみの計測事例（著者撮影） 
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加速度から変位を算出する手法が検討されている 48-55)．これらの計測機器は橋梁に直 

接計測機器を設置する必要があるため，橋梁へのアクセス可否が計測条件となる．橋

梁へのアクセス方法には，橋梁に併設された点検梯子・通路を利用する，裏面吸音板

を利用する，高所作業車を利用するなどがある．近年では，維持管理の効率化を目的

とした常設型の足場の開発 56)や施工 57),58)が進んでいるため，今後はより橋梁へのア

クセスが容易になると考えられる． 

 

1.2.2 橋梁部材交差部近傍の変形計測 

 

 橋梁部材交差部近傍の変形計測の場合，計測機器を設置するためには橋梁内部へ進

入する必要がある．橋梁内部は暗所で視認性が悪く，雨水管や電線ラックなどの付属

物と橋梁部材が交差する狭隘な空間（写真 1-2）となるため，橋梁内部で利用できる

計測機器は限定される． 

 

(1)橋梁部材間の変位計測 

変位応答を計測する方法としては，表 1.1に示したレーザドップラ振動計，画像セ

ンシング，加速度計，レーザ変位計および接触式変位計などの利用が考えらえる．レ

ーザドップラ振動計は至近距離での計測が困難なため，狭隘な空間での利用には適し

ていない．また，レーザドップラ振動計や画像センシングによる計測は，計測対象と

の間に遮蔽物が無いことが条件になるため，遮蔽物が多く，視認性の悪い橋梁内部で

の利用は困難である．加速度計は計測した加速度から変位を算出でき，小型な機器（例

     

    
 

(a) 箱桁橋梁の主桁内部           (b) 裏面吸音板上の橋梁内部 

 

写真 1-2 橋梁の内部環境の例（著者撮影） 
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えば MEMS 加速度センサ）もあることから，狭隘な計測環境に適した計測機器であ

るといえる．ただし，加速度計は重力方向以外での変位算出精度を確保することが難

しいと考えられる．これは，計測対象構造物の変形挙動によって加速度計が構造物と

共に傾斜した場合，水平加速度の検出においては重力加速度の影響を受けるためであ

る 59)． 

 

一方，レーザ変位計や接触式変位計は計測精度も高く，計測機器も小型であること

から狭隘な環境での変位計測に適した計測機器であり，変位誘起疲労損傷の調査にも

活用されている．Connor and Fisher60)は，鋼 I 桁橋のガッセトプレートと横補剛材間の

相対変位を接触式変位計によって計測し，ガッセトプレート部の面外変位とウェブギ

ャップ部に生じる高い応力集中の関係を指摘している．また，Connor and Fisher61)は，

タイドアーチ橋の tiegirder接合部に生じた疲労損傷の調査に接触式変位計を用いてお

り，疲労損傷の主な原因は横桁上フランジと tiegirder 間に生じる相対的な縦方向変位

によるものであるとした． 

 

(2)橋梁部材間の回転計測 

橋梁部材交差部近傍に生じる回転応答を計測する方法としては，傾斜センサの利用

が考えられる．しかしながら，傾斜センサは静的な角度センサであり，計測精度は加

速度の影響を受けるため 62)，交通荷重によって常に振動している実橋梁では精度の良

い回転を取得することは困難と考えられる． 

 

一方，ジャイロセンサは動的な回転を計測することに適したセンサである．ジャイ

ロセンサは角速度を検出することができるため，数値積分によって回転を算出するこ

とが可能である．近年では，MEMS(Micro Electro-Mechanical System：微小電気機械シ

ステム)技術の発展に伴い，小型で軽量なジャイロセンサが広く普及し始めており，

携帯端末，ビデオゲームやデジタルカメラなどにも用いられている 63)．MEMS 技術

によって製作されたジャイロセンサは，小型で軽量なため複雑に交差した橋梁部材へ

の設置も容易にし，従来は困難であった現場での回転計測を可能にすると考えられる． 

 

ただし，精度よく角速度から回転を算出するためには，数値積分における境界条件

の決定に留意する必要がある．Sekiya64)らは供用中の鋼 I 桁橋の主桁下フランジの橋

軸方向回りの回転を計測することを目的に，自己ノイズの小さい MEMS 慣性センサ

（ジャイロ）を用いて角速度を計測し，自由振動法を用いて回転を算出した．自由振

動法は橋梁が車両の進入前後においても常に自由振動していることに着目し，橋梁に

車両が存在しない自由振動時の回転を境界条件とする方法である．算出した回転応答
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は接触式変位計によって算出された回転応答と良く一致しており，自由振動法による

回転応答の算出が有効な方法であることが確認されている．また，主桁下フランジに

生じている橋軸方向回りの回転のオーダは約 10-2(degree)であり，MEMS 慣性センサ

（ジャイロ）が高い精度と分解能を持っていることが分かる．  

 

1.3 研究の目的 

  

本研究の目的は，鋼道路橋に発生する変位誘起疲労損傷の原因同定および補修補強

効果の検証において，変位計測と回転計測を組み合わせた変形計測が効果的な調査方

法であることを示すとともに，実橋梁での新たな調査方法の一つとして提案すること

である．したがって，本研究では複雑な変形挙動を原因とした疲労損傷が生じ，かつ

実橋梁での変形計測が殆ど行われていない鋼床版橋梁を対象に以下の検討を行った． 

 

1. 供用中の鋼床版橋梁でひずみ計測および変位計測と回転計測を組み合わせた変形

計測を行い，鋼床版トラフリブに生じる変形挙動を明らかにし，ひずみの発生メ

カニズムを同定する．変形計測には狭隘な環境での計測に適した計測機器を用い

ることとし，変位計測には接触式変位計を，回転計測には MEMS 慣性センサ(ジ

ャイロ)を用いる． 

2. 鋼床版の代表的な補強方法である鋼繊維補強コンクリート（steel fiber reinforced 

concrete: SFRC）舗装を対象に，SFRC 舗装前後の供用中の鋼床版橋梁にてひずみ

計測および変位計測と回転計測を組み合わせた変形計測を行い，SFRC 舗装によ

る補強効果を変形挙動の観点から明らかにし，補強効果を検証する． 

 

1.4 本論文の構成 

 

本論文は全 5 章にて構成される．各章の概要は以下の通りである． 

 

 第 1 章「序論」では，まず，我が国の鋼道路橋の維持管理において疲労損傷が重要

な課題であることを述べた．次に，疲労損傷事例が最も多い変位誘起疲労損傷の調査

においては現場計測（ひずみ計測および変形計測）が効果的な調査方法であることを

述べるとともに，実橋梁に生じる複雑な変形挙動を明らかにするためには変位と回転

を計測することが重要であることを述べた．さらに，実橋梁の変形計測に用いる一般

的な計測機器とその特徴について整理し，変位計測と回転計測を組み合わせた変形計

測に適した計測機器を明確にした．最後に，本研究の目的と本論の構成を示した． 
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第 2 章「鋼床版の疲労」では，本研究で計測対象とした鋼床版の構造概要，疲労損 

傷の発生状況および既往研究から明らかになっている疲労損傷原因について述べ，鋼

床版の変形計測において着目すべき部位および変形挙動を明確にした．さらに，鋼床

版に用いられる一般的な補修補強方法の概要を述べるとともに，本研究で計測対象と

した補強方法である SFRC 舗装の概要を述べた． 

 

 第 3 章「変形計測に基づく鋼床版トラフリブの局部ひずみの同定」では，供用中の

鋼床版箱桁橋梁にて鋼床版トラフリブウェブに生じる局部ひずみの原因を同定した．

さらに，不動点を確保することが困難な鋼床版橋梁に生じる主桁変位を MEMS 加速

度センサによって算出した．現場計測では試験車両を用いた車両走行試験を行い，ひ

ずみ，変位，加速度および角速度を計測した．これらの計測にはひずみゲージ，接触

式変位計，MEMS 加速度センサおよび MEMS 慣性センサを用いた．接触式変位計に

よって計測した変位とトラフリブ外周に設置した MEMS 慣性センサ（ジャイロ）か

ら算出した回転に基づき，車両走行によるトラフリブの変形を可視化することでトラ

フリブウェブに生じるひずみの原因を同定した． 

 

第 4 章「変形計測に基づく SFRC 舗装の補強効果の検証」では，鋼床版 SFRC 舗装

の補強効果を第 3 章にて示したトラフリブの変形可視化に基づいて検証した．試験橋

梁，計測位置，使用した計測機器とその設置位置は第 3 章と同様である．現場計測で

は SFRC 舗装前後で車両走行試験を行い，ひずみ，変位および角速度を計測した．計

測した変位と算出した回転に基づき，SFRC 舗装前後のトラフリブの変形を可視化す

ることで，トラフリブの変形に対するSFRC舗装の補強効果を明らかにした．さらに，

SFRC 舗装前後のトラフリブの変形とひずみの関係についても検証した． 

 

第 5 章「結論」では，本研究で得られた成果をまとめて示した． 
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第 2 章 鋼床版の疲労 

 

2.1 概説 

 

本章では，まず，鋼床版の構造概要を述べた．次に，我が国で報告されている鋼床

版の疲労損傷の事例および既往研究によって明らかになっている疲労損傷原因につ

いて述べ，鋼床版の変形計測において着目すべき部位および変形挙動を明瞭にした．

最後に，鋼床版の補修補強に用いられている一般的な方法を述べるとともに，本研究

で計測した SFRC 舗装による補強の概要を述べた． 
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2.2 鋼床版の構造概要 

 

2.2.1 構造 

 

図 2-1に示すように，鋼床版構造は横方向（橋軸直角方向）に配置された横リブ（板

厚：9mm 程度）と縦方向（橋軸方向）に配置された縦リブ（板厚：6～8mm 程度）に

よって支持されたデッキプレート（板厚：10～16mm 程度）を溶接によって組み合わ

せた構造である．デッキプレートは自動車荷重を直接支えるため，デッキプレート上

面にはアスファルト舗装が敷設されており，主桁上フランジの機能も有している．  

 

 鋼床版の縦リブ形状は，閉断面リブと開断面リブに大別される（図 2-2）．日本の高

速道路の鋼床版施工実績を閉断面リブと開断面リブの総延長で比較すると閉断面リ

ブが約 71％を占めており 1)，国道においても閉断面リブが多く使用される傾向

 

 

 

図 2-1 鋼床版構造 
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にある 1)．閉断面リブの使用率が開断面リブと比較して高い理由としては，曲げおよ

びねじり剛性が大きいことや片側溶接のため溶接量を減らすことができることなど

が考えられる 2-4)． 

 

閉断面リブ形状には図 2-2(a)に示したトラフリブ（U リブ）以外に V 形，丸形，Y

形などもあるが，1980 年に日本鋼構造協会によって「鋼床版用 U 形鋼規格」として

規格化されたトラフリブ（U リブ）が最も一般的な閉断面リブ形状であるといえる．

トラフリブ（U リブ）が閉断面リブ形状として規格化されたのは，最も広く標準的に

用いられていた形状であったためである 2)． 

 

横リブの形状は一般に I 形断面であり，縦リブと横リブの交差部は横リブウェブを 

縦リブが貫通する構造となっている．このため，横リブウェブには縦リブと横リブを 

 

 
(a) 閉断面リブ（トラフリブ）    (b) 開断面リブ（バルブリブ） 

 

図 2-2 縦リブ形状の例 

 

 

(a) 閉断面リブ（トラフリブ）     (b) 開断面リブ（バルブリブ） 

 

図 2-3 縦リブ-横リブ交差部の例 
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溶接接合するためのスカラップやスリットが設けられている（図 2-3）．なお，縦リブ

と横リブ交差部の構造詳細は，疲労の観点から 2002 年の鋼道路橋の疲労設計指針 5)

によって標準的な構造詳細が規定された．横リブ間隔は縦リブ形状によって異なるが，

1～5m 程度の範囲にある 6)． 

 

2.2.2 特徴 

 

鋼床版は鉄筋コンクリート床版やプレキャストコンクリート床版などのコンクリ

ート系床版と比較して重量が 1/2～1/37)となるため，死荷重比率が大きい長大橋や支

間長の長い橋梁などで採用されている．また，鋼床版の重量が軽量であるという特徴

は，地震時における下部構造への損傷を軽減できると考えられる．Mustafa ら 8)は，

RC 床版を有する鋼 I 桁橋を鋼床版に交換した際の耐震性への効果を非線形動的解析

によって検討しており，鋼床版へ交換したことによって下部構造の損傷は減少し，耐

震性が向上する可能性を示した．さらに，鋼床版はコンクリート工事が無いため，短

い工期での架設が可能である 1)．阪神高速道路では阪神大震災後の復旧において，短

い架設工期や耐震性向上の観点から鋼床版を採用している 9)． 

 

高速道路では 2010 年 2 月時点の調査で 3926 径間（総延長 285.9km）に鋼床版橋梁

が採用されている 1)．径間数，延長，床版面積は阪神高速道路，首都高速道路，名古

屋高速道路の順で多く 1)，都市高速道路で鋼床版橋梁が数多く施工されている．鋼床

版が採用された周辺地域の環境に着目すると，国道では主に軟弱地盤地域，高速道路

では軟弱地盤地域に加えて支間の大きい橋梁に用いられる傾向にある 1)．このような

傾向があるのは，鋼床版の重量が軽量であるという特徴によるものだと考えられる．  

 

2.2.3 我が国の鋼床版の疲労設計 

 

鋼床版は鋼道路橋の中で最も早くに疲労を考慮した設計がなされた構造形式であ

り，1980 年の道路橋示方書にて初めて疲労に対する規定が設けられた．この規定では，

縦リブに対して疲労を考慮した許容応力度を定めており，「疲労強度は，平均応力度

に左右されず応力度振幅のみに支配されると考えて，200 万回程度の繰返しに対して

疲労クラックが発生しないような応力度振幅を疲労に対する許容力度とすることに

した．」10)としている．その後，2002 年の道路橋示方書において，縦リブの許容応力

度による照査は一般的な鋼床版の疲労耐久性の照査としては必ずしも適切でない場

合があるとし 11)，鋼道路橋の疲労設計指針（2002 年）5)にて疲労耐久性を確保するこ

とができる細部構造などの構造詳細に関する事項が規定された．なお，鋼床版に設計
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計算による疲労安全性の照査が規定されていないのは，鋼床版は舗装剛性，輪荷重の

ばらつきおよび輪荷重走行位置の分布などの影響が大きく，設計計算で得られる応力

範囲を基にした照査で適切な評価を行うことが一般に困難なためである 5)．2017 年の

道路橋示方書では，デッキプレートの板厚に関する基準などが変更された 12)． 

 

以上より，鋼床版はその他の鋼道路橋の構造形式とは異なり，古くから疲労を考慮

した設計がなされていたことが分かる．しかしながら，2002 年に疲労設計方法が変更

されたことからも分かる通り，2002 年以前に建設された鋼床版橋梁は疲労損傷の発生

に留意する必要がある．例えば首都高速道路の調査によると，1980 年代に建設された

鋼床版橋梁にも疲労損傷が数多く発生していることが報告されている 13)． 

 

2.3 疲労損傷と補修補強 

 

2.3.1 疲労損傷事例 

 

我が国の鋼床版の疲労損傷は 1980 年代には報告されており 14)，高速道路会社を中

心に数多くの疲労損傷が発見された 1),9),13),15)．本項では一般に採用率の高い閉断面リ

ブの疲労損傷事例について述べる． 

 

図 2-4（a and b）に,日本国内の主要な高速道路の閉断面縦リブ鋼床版で発生した

疲労損傷約 7000 件の疲労損傷発生位置と損傷種類別の発生割合を示す 1)．また，写

真 2-1（a～f）に首都高速道路で発見されたトラフリブ鋼床版の疲労損傷（Type 1～

Type 4）を示す．図 2-4（a）より，鋼床版の疲労損傷発生位置は Type 1 のデッキプレ

ート－縦リブ接合部（写真 2-1(a and b)），Type 2～4 の縦リブ－横リブ交差部（写真

2-1(c～f)）およびデッキプレート－垂直補剛材接合部（Type 5）に大別され，デッキ

プレート，縦リブおよび横リブに関連する疲労損傷（Type1～4）が全体の約 60%を占

める（図 2-4（b））．なお，その他とした疲労損傷には縦リブの現場溶接継手部や縦リ

ブと縦リブの突合せ溶接部から発生するき裂などがある．鋼床版の疲労損傷は我が国

だけで無く，ヨーロッパ諸国，中国，ブラジルおよびアメリカなどでも報告されてお

り 16-23)，維持管理上の世界共通の課題となっている． 

 

鋼床版の疲労損傷は直ちに橋梁全体の耐荷力へ重大な影響を与えることは無いが， 

車両走行性に悪影響を及ぼす可能性がある．特に Type1 のデッキ進展型き裂は写真

2-1(a)のようにデッキプレートを貫通するため，路面陥没などを引起こす可能性のあ 

る危険な損傷である．また，デッキ進展型き裂は溶接ルート部を起点として発生する 
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(a) 疲労損傷発生位置 

 

 

(b) 損傷タイプ別の損傷発生割合 

 

図 2-4 鋼床版の疲労損傷（文献 1を基に著者作成） 

 

Other
10.5%

Type 5
31.5%
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18.9%
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0.9%
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38.2%



26 
 

  

     

(a) Tyep1 デッキ進展型き裂       (b) Tyep1 ビート進展型き裂 

    

        

(c) Tyep2 横リブ側き裂        (d) Tyep3 縦リブ側き裂 

 

 

        

(e) Tyep4 横リブ側き裂            (f) Tyep4 縦リブ側き裂 

 

写真 2-1 鋼床版の疲労損傷事例（写真提供：首都高速道路（株）） 
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ため（図 2-4(a)），き裂がデッキプレートを貫通し，アスファルト舗装に変状が生じ

ない限り，目視点検で発見することができないことも危険性を高めている．このため，

デッキ進展型き裂の調査方法として非破壊検査を活用したき裂検知技術の開発が進

められている 24-27)． 

 

2.3.2 疲労損傷に関する既往研究 

 

(1) 疲労損傷の原因となる変形挙動 

鋼床版の疲労損傷の原因は，走行する車両の輪荷重によって生じる溶接接合部近傍

の局部的なひずみである．この局部ひずみは，鋼床版が複雑に変形することによって

引き起こされることが既往研究 1), 28,29)によって明らかになっている．下記に既往研究

から明らかになっている閉断面リブにおける各部位での主な疲労損傷の原因を示す． 

 

(a)デッキプレート－縦リブ溶接接合部 

図 2-5に示すように，デッキプレート－縦リブ溶接接合部は荷重載荷によってデッ

キプレートと縦リブに複雑な面外曲げ変形が生じる．この変形挙動によって引き起さ

れる溶接部近傍での局部ひずみが疲労損傷の原因となる．また，この変形挙動は橋軸

直角方向の荷重位置によって変形性状が大きく変化するため（図 2-5），溶接部近傍の

局部ひずみ性状も荷重位置によって異なってくる． 

 

Cullimore and Smith 30)は V リブを有する実物大試験体を用いた静的荷重試験および

FE 解析を行い，V リブウェブの曲げモーメントは荷重が橋軸直角方向に移動するこ

とによって反転することを確認し，デッキプレート－V リブ溶接接合部の疲労強度評

価において重要な影響があるとした．小野ら 31)は，トラフリブを有する実物大試験体

と試験車両を用いた静的荷重試験を行った．試験の結果，デッキプレート－トラフリ

ブ溶接接合部のデッキプレート側には，橋軸方向の輪位置の違いによって版としての

変形と局部的な変形が生じるとした．さらに，軸重の小さいシングルタイヤの方が，

軸重の大きいダブルタイヤよりも発生応力が大きくなる場合があることを確認して

おり，疲労検討においては前輪の影響および荷重位置も考慮する必要があるとした．

Sim and Uang32)は実物大試験体の FE 解析を行い，デッキプレート－トラフリブ溶接

接合部のデッキプレート側は負の曲げが支配的であり，トラフリブ側は正負の曲げが

橋軸直角方向荷重位置によって変化するとした．三木ら 33)は現場計測と FE 解析を行

い，デッキプレート－トラフリブ溶接接合部の溶接ルート部に生じる応力は，デッキ 

プレートとトラフリブ相互の曲げ変形挙動が影響するとした（図 2-6）．また，横リブ 

交差部の溶接ルート部に生じる応力は横リブ支間中央と比較して高いため，横リブ交 
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(a) Step 1                           (b) Step 2 

  

(c) Step 3                           (d) Step 4 

 

(e) Step 5 

 

図 2-5 デッキプレート－縦リブの変形挙動の例（変形倍率：250 倍） 

 

 
図 2-6 デッキプレート－縦リブの応力（変形倍率：250 倍） 

 



29 
 

差部の方が疲労き裂の発生する可能性が高いとした．横リブ交差部のルート部の応力

が高くなるのは，横リブによって縦リブが拘束されているため，デッキプレートのた

わみに対して縦リブが変形できず，その変形が溶接部に集中することが要因であると

した．菅沼ら 34)は，FE 解析によってデッキプレート－トラフリブ溶接接合部の溶接

ルート部に生じるき裂の発生要因の解明およびき裂を抑制するための構造の検討を

行った．溶接ルート部の応力はエフェクティブノッチストレスにて評価しており，横

リブ交差部におけるルート部のエフェクティブノッチストレスは横リブ支間中央と

比較して高いため，横リブ交差部のルート部から疲労き裂が生じやすいとした．また，

デッキプレートの増厚はデッキ進展き裂に対して有意な効果があることを確認する

とともに，従来構造（デッキプレート厚：12mm，トラフリブ幅：310mm）と同程度

のコストで疲労耐久性を向上させる構造としてデッキプレート厚：16mm，トラフリ

ブ幅：400mm を提案した．  

 

(b)横リブ－縦リブ溶接部 

横リブ－縦リブ溶接接合部近傍は縦リブと横リブが接合されているため，デッキプ

レート－縦リブ溶接接合部と比較してより複雑な変形が生じる．デッキプレート－縦

リブ溶接接合部と同様に，この変形挙動は橋軸直角方向の荷重位置によって変形性状

が変化するため（図 2-7），溶接部近傍の局部ひずみ性状も荷重位置によって異なって

くる． 

 

三木ら 35)は横リブ－トラフリブ溶接接合部の横リブウェブ側を対象に現場計測を

行い，横リブウェブには膜応力と同程度の曲げ応力が生じることを確認した．また，

計測した応力から算出した影響線と FE 解析を用いて変形挙動を推定し，横リブウェ

ブに生じる応力はデッキプレートの水平変位とそれに伴って生じる回転変形をトラ

フリブが拘束するために生じるとした．Wolchuk and Ostapenko36)は横リブ－トラフリ

ブ溶接接合部の下側スリットのトラフリブウェブ側を対象とした数値解析によって，

トラフリブウェブには局部的な面外変形による 2 次曲げ応力が生じるとした．三木ら
37)はトラフリブを有する実物大試験体による静的載荷試験によって，横リブ－トラフ

リブ溶接接合部の下側スリットの横リブウェブ側には，膜応力と同程度の曲げ応力が

生じることを確認した．さらに，下側スリットの横リブウェブ側に最大膜応力が生じ

るのは横リブ直上から約 100mm 離れた位置であり，最大曲げ応力が生じるのは約

500mm 離れた位置であることを確認した．勝俣ら 38)は大型のトラフリブを有する実

物大試験体による疲労試験によって下側スリットのトラフリブウェブ側に発生した

疲労き裂は，その進展性状から曲げ変形によって進展したと推定した．さらに，FE

解析によってトラフリブ下フランジが水平変位することで下側スリットのトラフリ 
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ブウェブに曲げ変形が生じる（図 2-8(a)）ことを明らかにし，疲労試験で発生したき

裂の要因と一致するとした．判治ら 39)はトラフリブを有する鋼床版橋梁をモデル化し

た FE 解析によって，下側スリットの横リブウェブ側には膜応力と同程度の面外曲げ

応力が生じることを確認した．高い膜応力は，縦リブがねじれることで横リブウェブ

を面内方向に引張ることで生じ，面外曲げ応力は横リブウェブの面外変形によって生

じるとした（図 2-8(b and c)）．横関ら 40)はトラフリブを 3 本有する鋼床版の FE 解

析によって，下側スリットのトラフリブウェブ側の高い応力の原因は橋軸直角方向に

変位するトラフリブ下フランジを横リブが拘束することによって生じる局部的な面

   

(a) Step 1                           (b) Step 2 

  

(c) Step 3                           (d) Step 4 

 

(e) Step 5 

 

図 2-7 横リブ－縦リブ交差部の変形挙動の例（変形倍率：250 倍） 
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外変形であるとした（図 2-8(a and c)）． 

以上より，鋼床版の各部位に生じる局部的なひずみの主な原因は，鋼床版を構成す

るデッキプレート，縦リブおよび横リブの面外変形挙動であることが分かる．したが

って，現場での変形計測では各部位の面外変形挙動による変位と回転に着目する必要

がある． 

 

(a) トラフリブ下フランジの水平変位によるトラフリブウェブの局部変形 

 

  

(b) 横リブの面外変形           (c) トラフリブウェブの局部変形と  

                      横リブウェブの面外変形による  

                       応力集中 

 

図 2-8 横リブ－縦リブ溶接部の局部変形（変形倍率：500 倍） 
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(2) 鋼床版に生じるひずみに影響を及ぼす外的要因 

 鋼床版に生じるひずみに影響を及ぼす代表的な外的要因に，荷重載荷位置と舗装剛

性がある．これらの外的要因は FE 解析や室内実験などによる検討では再現すること

が困難なため，鋼床版の疲労設計や評価を複雑にする要因となっている．ここでは，

既往の研究によって明らかになっている荷重載荷位置および舗装剛性による影響に

ついて述べる． 

 

(a)荷重載荷位置 

 一般に道路面には車線を区切るための区画線が設けられており，車輪位置の横方向

のばらつきは車線内に限定される．高田ら 41)は車線幅 3.25m を有する鋼床版橋梁にて，

横方向の車両位置をレーザ距離計によって計測した．その結果，横方向の車両位置の

標準偏差は小型・中型車類で 226mm，トラック類で 179mm，トレーラ類で 165mm で

あり，分布形状は正規分布と見なすことができるとした．さらに，高田ら 42)は車線幅

3.5m を有する鋼床版橋梁にて第一走行車線と第二走行車線を走行する車両の横方向

位置をレーザ距離計によって計測した．その結果，横方向の車両位置の標準偏差は小

型・中型貨物で 481mm（第一走行車線）および 431mm（第二走行車線），トラック類

で 419mm（第一走行車線）および 401mm（第二走行車線），トレーラ類で 423mm（第

一走行車線）および 388mm（第二走行車線）であり，車線幅 3.25m の際の車両走行

位置の標準偏差と比較して標準偏差が大きくなる傾向があることを確認した．  

 

Zhou ら 43)は three-strip sensor WIM system によって計測した横方向の車輪位置と FE

解析によって求めた鋼床版の応力影響面を組みわせることで，横方向の車輪位置が鋼

床版に生じる応力に及ぼす影響を検討した．横方向の車輪位置の頻度分布の形状は正

規分布あるいはカンベル分布になり，標準偏差は 181.7～270.8mm の範囲にあったと

した．さらに，計測した横方向の車輪荷重分布と FE 解析から得られた応力影響面か

ら，横方向の車輪荷重分布が疲労損傷に大きな影響を与えることを指摘している．森

ら 44)は FE 解析を用いてデッキプレート－トラフリブ溶接ルート部のデッキ進展き裂

起点部に発生する応力の影響面を算出し，車輪の位置や面積が応力変動に及ぼす影響

を検討した．検討の結果，車輪の重量が同じであれば車輪の接地幅と長さが短いほど

溶接ルート部の応力は高くなるとした．また，車輪の横方向位置を対象とするデッキ

プレート－トラフリブ溶接接合部から 160mm 移動することで，シングルタイヤで約

90%以上，ダブルタイヤで約 80%以上の疲労損傷度の低減が可能であるとした．さら

に森ら 45)は，文献 44）と同様の手法を用いて車線位置の変更が溶接ルート部の疲労

損傷度に及ぼす影響を検討した．検討の結果，横方向の車輪位置のばらつき（標準偏 

差：150mm）を考慮した場合，車線位置を約 300mm 移動することで特定の溶接ルー 
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ト部の疲労損傷度は約 50％まで低減するとした． 

   

(b)舗装剛性 

 岩崎ら 46)は，舗装剛性が鋼床版の応力に及ぼす影響を鋼床版箱桁橋での夏季と冬季

の現場計測によって検討した．計測の結果，縦リブの最大応力とデッキプレート下面

温度との間に比例関係があるとした．井口ら 47)はアスファルト舗装の舗装性状を考慮

したデッキプレート－トラフリブ溶接接合部の疲労耐久性評価方法を提案すること

を目的に，鋼床版箱桁橋にて夏季と冬季に現場計測を行った．現場計測の結果，デッ

キプレート下面の応力は舗装剛性による影響が顕著に現れ，冬季（デッキプレート下

面温度：8.6～10.4℃）に計測した応力範囲は，夏季（デッキプレート下面温度：38.4

～47.6℃）に計測した応力範囲の 0.12～0.19 倍であったことを確認した．Li ら 48)はア

スファルト舗装の荷重分散作用とアスファルト剛性が，デッキプレート－トラフリブ

溶接接合部に及ぼす影響を FE 解析によって検討した．検討の結果，輪荷重はデッキ

プレート上に一様には分布せず，デッキプレート－トラフリブ溶接接合部に集中する

ことを明らかにした．また，デッキプレート－トラフリブ溶接接合部の溶接ルートを

エフェクティブノッチストレスで評価し，アスファルト舗装の弾性係数を増加させる

とエフェクティブノッチストレスが減少するとともに，応力集中箇所も変化すること

を確認した．この応力集中箇所の変化は，アスファルト舗装の剛性が溶接ルートから

発生する疲労き裂の種類（デッキ進展型およびビート進展型）に影響を及ぼす可能性

があると指摘している．さらに，Li ら 49)は実物大鋼床版試験体にアスファルト舗装

を敷設し，アスファルトの温度と動的な荷重載荷条件の変化がデッキプレート－トラ

フリブ溶接接合部周辺の応力に及ぼす影響を検討した．アスファルトの温度の管理は

ラバーヒータとドライアイスによって-18℃～60℃の範囲で行い，0℃～40℃での温度

範囲の変化がデッキプレート－トラフリブ溶接接合部周辺部の応力に対して最も敏

感であるとした．さらに，デッキプレートの応力は載荷荷重の周波数が高くなると発

生応力が減少することを確認した．これは，アスファルトが粘弾性材料であるためで

ある． 

 

2.3.3 補修補強 

 

疲労損傷の補修補強方法は，疲労損傷が生じた箇所を補修補強する方法と鋼床版全

体の剛性を高める補強方法の二つに大別することができる．本項ではそれぞれの補修

補強方法の概要を述べる． 
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（1）疲労損傷が生じた箇所を補修補強する方法 

一般に疲労損傷が生じた箇所の補修補強は，①バーグラインダなどによる切削によ

って疲労き裂の除去を試みる，②疲労き裂の除去が困難と判断された場合はき裂先端

にストップホールを施工し，き裂の進行を抑止する，③恒久的な対策が必要と判断さ

れた場合は補強板などを用いた補強を行う，という手順で行われる．鋼床版の疲労損

傷においてもほぼ同様の手順で補修補強が行われ，恒久的な対策としては疲労き裂発

生部近傍を補強板などによって補剛する 50-59)，あるいは疲労き裂発生部近傍の応力集

中を緩和するような構造形状に変更する 60,61)などの補修補強方法が用いられる． 

 

以降に，鋼床版に対する補修補強方法の例として，首都高速道路（株）での補修補

強方法事例 61-65)を述べる．なお，事例として示す補修補強方法は疲労損傷の中でも特

に損傷割合の多い Type1 と Type4（2 章 3 節 1 項参照）に対するものである．  

 

Type1 に対する補修補強 

図 2-4(a)に示したすように，Type1 の疲労き裂にはデッキ進展型とビート進展型の

2 種類があるが，補修補強方法の方針はほぼ同様となる．ここでは，目視点検によっ

て発見可能なビート進展き裂を例に補修補強の流れを述べる．目視点検で発見された

ビート進展き裂は磁気探傷試験によってき裂先端を捉え，ストップホールを施工する
61-63, 65)（図 2-7）．ビート進展き裂のき裂先端はデッキプレートあるいはトラフリブウ

ェブにき裂が分岐している場合があるため，き裂の分岐が確認された場合はデッキプ

レートおよびトラフリブウェブにもストップホールを施工する 62)（図 2-7）． 

 

ストップホール施工後，恒久的な対策が必要と判断された場合はき裂発生部のトラ

フリブを撤去し，T 型のリブに取り替えるリブ取り替え補強 61),65)が施される（図 2-8(a 

and b)）．齋藤ら 64)はリブ取り替え補強の補強効果を補強前後のひずみ計測によって

検証しており，横リブ交差部および取り替えリブ境界部での応力は補強によって減少

し，取り替えリブ境界部にも新たな応力集中が生じなかったことを確認している．な

お，首都高速道路（株）では，デッキ進展型き裂の点検を半自動超音波探傷試験装置

（SAUT）24)によって行っている 61)．SAUT によって発見されたデッキ進展型き裂は

鋼床版上面からストップホールが施工され，恒久的な対策が必要と判断された場合に

はリブ取りり替え補強が行われる．  

 

Type4 に対する補修補強 

図 2-4(a)に示したように，Type4 の疲労き裂は横リブウェブ側の溶接止端部から発

生する場合とトラフリブウェブ側の溶接止端部から発生する場合がある．横リブウェ 
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図 2-7 Type1 の補修事例 
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（a) 補強概要 

 

 
（b) 補強例（写真提供：首都高速道路（株）） 

 

図 2-8 Type1 のリブ取り替え補強 
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ブ側に生じた疲労き裂に対する補修には，形状改良補修 61), 65)（図 2-9(a and b)）が 

行われる．この補修方法はき裂の除去を行うとともに横リブ交差部の応力集中を緩和

する目的で行われ，形状改良の範囲にき裂長さが収まる場合に適用される．形状改良

の範囲を逸脱するき裂長さの場合はき裂の先端にストップホールを施工し，当て板に

よる補強を行うことが考えられる． 

 

トラフリブウェブ側に生じた疲労き裂には，き裂先端へのストップホールによる補

修が行われる（図 2-10(a and b)）．ストップホール施工後，恒久的な対策が必要と判

断された場合は，補強板による補強が施される 65)（図 2-11(a and b)）．この補強方

法は，トラフリブと横リブの溶接接合部で行われていた応力伝達をトラフリブと横リ

ブを接合する補強板に移行するものである．なお，この補強方法はボルト接合によっ

てトラフリブウェブ側に補強板を設置するため，トラフリブ下フランジにハンドホー

ルを設ける必要がある． 

 

以上に示した補強方法は，平板やアングル材などの補強板と高力ボルトを用いた一

般的な補強方法である．これらの補強方法の課題は，現場施工時に鋼床版上面の交通

規制を必要とする場合があることである．例えば，図 2-8(a and b)に示した補強方法

はデッキプレート上面にボルト孔などを施工するため，鋼床版上面の交通規制を行っ

た上で現場施工を行う必要がある． 

 

現場施工に伴う交通規制は車両交通へ悪影響を及ぼすため，鋼床版下面から施工可

能な補修補強方法が数多く検討されている 66-69)．田畑ら 70)は軽量膨張モルタルをトラ

フリブ下フランジから注入し，デッキプレート－トラフリブ溶接接合部に逆 U 型鋼添

接板をワンサイドボルト，スタッドボルトおよび高強度エポキシ樹脂系接着剤を用い

て接合する「U リブ内面モルタル充填+逆 U 型鋼板添接補強」の補強効果を実物大試

験体による静的載荷試験によって検討した．静的載荷試験の結果，一般部のデッキプ

レート－トラフリブ溶接接合部の応力は約 30～40％減少し，横リブ交差部のデッキプ

レート－トラフリブ溶接接合部の応力は，約 10～30％減少したことを確認した．溝上

ら 71)は鋼床版下面から接合可能なスレッドローリングねじなどを用いたデッキプレ

ート－トラフリブ溶接接合部への当て板補強を提案し，実物大試験体を用いた疲労試

験を行った．疲労試験の結果，ボルト孔からの疲労き裂の発生やボルトの緩みが無い

ことを確認した．また，デッキプレート－トラフリブ溶接を切削し，当て板をする補

強方法によってデッキ進展き裂を防止することができることを確認した．Liu ら 72)は

FRP(fiber-reinfored polymer) Angle をエポキシ樹脂系接着剤によってデッキプレート－ 

トラフリブ溶接接合部に接合する補強方法を提案し，実物大試験体を用いた疲労試験 
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（a) 補修概要 

 

 
（b) 補修例（写真提供：首都高速道路（株）） 

図 2-9 Type4（横リブウェブ側のき裂）の形状改良補修 
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（a) 補修概要 

 

 

（b) 補修例（写真提供：首都高速道路（株）） 

 

図 2-10 Type4（トラフリブウェブ側のき裂）の補修 
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（a) 補強概要 

 

 

（b) 補強例（写真提供：首都高速道路（株）） 

 

図 2-11 Type4（トラフリブウェブ側のき裂）の補強 
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および FE 解析によって補強効果を検討している．この他にもデッキプレート－トラ

フリブ溶接部の現場での再溶接補修 73) や ICR(Impact Crack Clouse Retrofit)処理 74)の

デッキプレート－縦リブ溶接止端部への適用 75)などの補修方法も検討されている． 

 

（2）鋼床版全体の剛性を高める補強方法 

この補強方法は，デッキプレート上面に剛性の高い材料を敷設することで鋼床版全

体の剛性を高め，鋼床版各部位に生じる局部変形を抑制するものである．実橋梁で補

強を行う際は路面上の施工となるため，供用中の橋梁においては交通規制が必須とな

るが，鋼床版全体の剛性を効率良く高めることができるため，予防保全の観点からも

効果的な補強方法といえる．鋼床版上面の剛性を向上する補強方法は世界中で検討お

よび施工されており，海外においては鉄筋コンクリート 18),20)，UHPFRC (ultrahigh 

high-performance fiber-reinforced concrete)22），RHPC (reinforced high performance con-

crete)76), UHPC (ultrahigh performance concrete)77-80)，接着鋼板およびサンドイッチ板（鋼

板とポリウレタンの複合材料）81)などの材料が用いられている． 

 

我が国ではデッキプレート上面に敷設する材料として，超高強度繊維補強コンクリ

ート（ultra high strength firbaer concrete: UFC）82)や超高性能繊維補強セメント系複合材

料（UHPFRC）83)などが提案されているが，一般的には鋼繊維補強コンクリート（steel 

fiber reinforcedconcrte: SFRC）が用いられることが多い．首都高速道路（株）と阪神高

速道路（株）では大規模修繕事業 84),85)の一環で，各管理者の保有する鋼床版橋梁に対

して SFRC 舗装による補強を行っている．また，国道においても SFRC 舗装が活用さ

れており，国土交通省関東地方整備局東京国道事務所では，国道 357 号の鋼床版橋梁

の補強として SFRC 舗装を用いる方針を示している 86)．近年の国道での SFRC 舗装施

工実績としては，新国道 4 号新利根川橋（2015 年）87)，一般国道 125 号行田大橋（2020

年）88)および国道 357 号市川大橋（2020 年）89)などがある．当初，鋼床版上の SFRC

舗装は舗装の耐久性向上を目的として採用されており，SFRC 舗装が鋼床版の疲労耐

久性向上を目的として採用されたのは 2003 年の一般国道 357 号横浜ベイブリッジ下

層路が初めてである 90)． 

 

SFRC 舗装の舗装構成は道路管理機関毎に異なる．首都高速道路（株）や阪神高速

道路（株）では，40～50mm 程度の SFRC とアスファルト舗装を組み合わせる舗装構

成が用いられており（図 2-12(a)），SFRC とデッキプレートの連続化にはエポキシ系

接着剤が用いられている 13),91),92)．国道においては舗装の全層を 70～75mm 程度の

SFRC に置き換えた例もあり 93),94) （図 2-12(b)），土木研究所によって取りまとめら

れた「SFRC 舗装による既設鋼床版の補強に関する設計・施工マニュアル（案）」では， 
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マニュアル（案）を適用する構造対象を舗装の全層を約 75mm の SFRC に置き換える 

構造としている 95）．また，このマニュアル（案）では SFRC とデッキプレートの接合 

には接着剤を，SFRC の打継目や舗装端部においてはスタッドの設置および主桁ウェ

ブ直下には補強材（CFRP 格子筋など）を用いることが示されている 95）． 

 

SFRC 舗装の施工例として，首都高速道路の既設鋼床版橋梁に対する SFRC 舗装の

主な施工手順を下記に示す．また，SFRC 舗装の施工状況を写真 2-3(a～d)に示す． 

 

 STEP1 

片側一車線規制などの交通規制を行った後，既存のアスファルト舗装を路面切削機

などによって除去する． 

 STEP2 

ショットブラスト機を用いて，デッキプレート表面の研掃を行う（写真 2-3(a)）．デ 

 

(a) アスファルトと SFRC を組み合わせた舗装構成 

 

 

(b) SFRC のみの舗装構成 

 

図 2-12 SFRC 舗装の舗装構成 
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ッキプレート添接部などの詳細部に関しては，作業員が入念にアスファルトを取り除 

いてから（写真 2-3(b)），ショットブラストを行う． 

 STEP3 

ショットブラストによって研掃したデッキプレートにエポキシ系接着剤を塗布す

る（写真 2-3(c)）． 

 STEP4 

SFRC を打設し（写真 2-3(d)），SFRC の強度が発現する程度に養生した後に交通開

放する． 

 

以上の STEP1 の既設舗装の除去から STEP4 の交通開放までの工程は，概ね 24 時間

以内に行われる． 

   

   (a) 研掃状況（ショットブラスト）    (b) 研掃状況（詳細部） 

 

    

(c) エポキシ系接着剤の塗布状況        (d) SFRC の打設状況 

 

写真 2-3 SFRC 舗装の施工状況（写真提供：首都高速道路（株）） 
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SFRC 舗装の補強効果に関しては，2000 年代頃から多くの研究が行われている 47),90),

93),94),96)．小野ら 31)は厚さ 50mm の SFRC を敷設した実物大の鋼床版試験体に対して静

的載荷試験を行い，SFRC 舗装によってデッキプレート－トラフリブ溶接接合部付近

の応力が約 67〜89％減少したことを確認した．三木ら 97)は，SFRC を敷設した鋼床版

橋梁で静的載荷試験を行った．試験の結果，SFRC 舗装によってデッキプレート－ト

ラフリブ溶接接合部付近の応力が約 78〜96％減少し，トラフリブ－横リブ溶接接合部

付近の応力が約 47〜48％減少したことを確認した．児玉ら 98)は厚さ 75mm の SFRC

を敷設した鋼床版橋梁で静的載荷試験を行い，SFRC 舗装によってデッキプレート－

トラフリブ溶接接合部近傍のひずみは約 35～94％減少し，横リブ交差部の溶接接合部

近傍のひずみは，約 14～74％減少したことを確認した． 

 

SFRC による鋼床版の疲労耐久性への効果に関しては，主に疲労試験によって検討

されている．小野ら 99)は，厚さ 50mm の SFRC を敷設した実物大の鋼床版試験体に対

して移動輪荷重疲労試験（輪荷重：69kN，載荷回数：440 万回）を行った．移動輪荷

重疲労試験の結果，SFRC を敷設した鋼床版には 440 万回の繰り返し載荷によっても

デッキ進展型の疲労き裂が発生しなかった．これは，無補強の鋼床版と比較して 8 倍

以上の疲労寿命であり，疲労耐久性が向上したことを確認した．下里ら 100)は，デッ

キ進展型き裂（き裂深さ：約 8mm）が導入された実物大試験体に対して SFRC 舗装を

敷設し，輪荷重走行試験（輪荷重：69kN，載荷回数：440 万回）を行った．試験の結

果，デッキ進展き裂の進展は確認されなかったとした．村越ら 101)はデッキ進展型き

裂に対する SFRC 舗装のき裂進展抑制効果を明らかにするために，予めデッキ進展型

き裂を導入した試験体（き裂深さ：約 5.9～10.8mm）に厚さ 50mm および厚さ 75mm

の SFRC を敷設し，疲労試験（荷重範囲：50kN，載荷回数：1000 万回）を行った．

疲労試験の結果，厚さ 50mm または厚さ 75mm の SFRC を敷設することでデッキ進展

型き裂進展を抑制できることを確認した． 

 

また，デッキプレート－トラフリブ溶接接合部近傍に施されたストップホール補修

（図 2-7）に対して，SFRC 舗装が及ぼす影響も検証されている．弓削ら 102)はビート

進展型き裂に対するストップホール補修が施工された鋼床版橋梁において，SFRC 舗

装前後のストップホール周辺の応力計測を行っている．計測の結果，デッキプレート

側の最大応力範囲は約 40～60%減少し，トラフリブ側の最大応力範囲は約 30%減少し

たことを確認している．下里ら 100)はストップホール施工済みのビート進展型き裂（ス

トップホール間の溶接部をプラズマ切断することで模擬したき裂）が導入された実物

大試験体に対して SFRC 舗装を敷設し，輪荷重走行試験（輪荷重：69kN，載荷回数：

440 万回）を行った．試験の結果，ビート進展き裂の進展は確認されなかったとした．
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日名ら 103)は SFRC 舗装後に発生したビート進展型き裂に対するストップホール補修

の有効性を確認するために，SFRC 舗装後のストップホール補修箇所のき裂進展状況

を調査した．調査の結果，96 箇所のストップホールの内，き裂の再発が確認されたの

は 5 箇所だけであったことを報告しており，SFRC 舗装後のストップホール補修がビ

ート進展型き裂に対する有効な補修方法であることを確認した． 

 

SFRC 舗装の耐久性に関しては，疲労試験や現場調査によって検討されている．小

野ら 99)は厚さ 50mmの SFRC を敷設した実物大の鋼床版試験体に対して移動輪荷重疲

労試験（輪荷重：69kN，載荷回数：440 万回）を行い，SFRC 表層に深さ約 10mm の

ひび割れや輪荷重直下での接着部の付着強度の低下を確認したが，鋼床版に対する補

強効果は保持されていたことを確認している．小林ら 104)は SFRC 舗装敷設から約 10

年経過した供用中の鋼床版橋梁において，表面ひび割れ調査，付着強度試験，圧縮強

度試験，中性化試験および応力計測を行った．調査の結果，SFRC 表面にひび割れな

どの変状は無く，デッキプレートとの付着強度と SFRC の圧縮強度は品質管理基準と

材齢 28 日での圧縮強度の基準値を満たしており，中性化の進行も無かったと報告し

ている．また，SFRC 舗装施工直後の応力計測結果と約 10 年後の調査で計測した応力

計測結果を比較し，SFRC 舗装の補強効果が継続して得られていることを確認した．

村越ら 105)は SFRC 舗装を敷設した実物大鋼床版試験体に対して，主桁ウェブ上の SF

RC のひび割れから水が侵入するという供用条件を模擬した試験を行った．この試験

は①静的載荷試験によって主桁ウェブ上にひび割れを導入，②輪荷重走行試験（輪荷

重：150kN，載荷回数：100 万回）を実施，③水張り状況下での輪荷重走行試験（輪

荷重：150kN，載荷回数：200 万回）を実施，という手順で行っている．試験の結果，

輪荷重走行試験（②の試験）終了時の SFRC 舗装上のひび割れは，静的載荷試験（①

の試験）時と比較して主桁ウェブ上の全長に渡って進展したが，水張り状況下での輪

荷重走行試験（③の試験）終了後時点でひび割れの進展は無かったとした．また，水

張り状況下での輪荷重走行試験終了時においてSFRCとデッキプレートの付着強度の

低下が確認されなかったことから，少なくとも水張り状態で輪荷重 150kN の 200 万回

載荷に対して供用安全性に支障をきたすような変状は生じていないとした． 

 

以上のように，SFRC 舗装は我が国で広く普及している補強方法であり，その補強

効果や耐久性は多くの研究によって検討されている．ただし，実橋梁に敷設された S

FRC 舗装が鋼床版の変形挙動に及ぼす影響は十分に明らかではなく，SFRC 舗装のよ

うに変形挙動を抑制することで補強効果を発揮する補強方法においては，局部的なひ

ずみへの補強効果に加えて鋼床版部材の変形挙動への補強効果も明らかにすること

が重要であると考えられる． 
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2.4 まとめ 

 

 本章では，本研究で計測対象とした鋼床版の構造概要や我が国の疲労損傷事例など

を述べた．次に既往研究から明らかとなっている疲労損傷の原因について述べ，鋼床

版の変形計測において着目すべき変形挙動を明らかにした．さらに，鋼床版の疲労損

傷に対する一般的な補修補強方法を述べるとともに，本研究で計測した補強方法であ

る SFRC 舗装の概要を述べた．以下に得られた知見を示す． 

 

1) 鋼床版は軽量であるといった特徴から，長大橋や高架橋などで採用されている構

造形式である．我が国の鋼道路橋の中では最も早くに疲労を考慮した設計がなさ

れた構造だが，近年では数多くの疲労損傷が発見され，疲労設計方法も見直され

ている． 

 

2) 鋼床版の疲労損傷は，デッキプレート，縦リブおよび横リブに関係する損傷が全

体の約 60％を占める．これらの損傷を引き起こす主な原因は自動車荷重によって

デッキプレート，縦リブおよび横リブに引き起こされる面外変形であるため，変

形計測では面外変形に着目する必要がある．また，橋軸直角方向の荷重位置や舗

装剛性によって変形挙動やひずみ性状が変化するため，現場でのひずみ計測と変

形計測は鋼床版において効果的な調査方法であるといえる． 

 

3) 鋼床版の補修補強方法は疲労損傷が生じた箇所を補修補強する方法と鋼床版全体

の剛性を高める補強方法の二つに大別することができ，我が国の都市高速道路で

は鋼床版全体の剛性を高める SFRC 舗装が多く採用されている．SFRC 舗装はデ

ッキプレート上に SFRC を敷設することで鋼床版全体の剛性を向上させ，鋼床版

に生じる変形挙動を抑制する補強方法である．既往研究では SFRC 舗装によるひ

ずみの低減効果，鋼床版の疲労耐久性の向上および SFRC 舗装の耐久性などが検

討されている．ただし，実橋梁に敷設された SFRC 舗装が鋼床版の変形挙動に及

ぼす影響は十分に明らかではなく，SFRC 舗装のように変形挙動を抑制すること

で補強効果を発揮する補強方法においては，SFRC 舗装が変形挙動へ及ぼす影響

も明らかにすることが重要であると考える． 
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第 3 章 変形計測に基づく鋼床版トラフリブの局部ひずみの発

生メカニズムの同定 

 

3.1 概説 

 

本章では鋼床版トラフリブに生じる変形挙動と局部ひずみの発生メカニズムを同

定することを目的に，供用中の鋼床版橋梁で MEMS 慣性センサ，接触式変位計およ

びひずみゲージを用いた現場計測を行った．また，MEMS 加速度センサによって，鋼

床版箱桁橋に生じる主桁変位を算出した． 

 

まず，2 節では現場計測を行った供用中の鋼床版箱桁橋梁の概要，計測機器の設置

位置および車両走行試験の方法について述べた．次に，3 節ではトラフリ周辺および

主桁下フランジに設置した MEMS 慣性センサ（ジャイロ）で計測した角速度と主桁

下フランジに設置した MEMS 加速度センサにて計測した加速度を自由振動法によっ

て回転と変位へ変換する手順とその結果について述べた．続いて，4 節ではトラフリ

ブ周辺に設置した接触式変位計によって計測した変位の結果について述べた．さらに，

5 節では接触式変位計と MEMS 慣性センサ（ジャイロ）から得られた変位と回転に基

づいて，鋼床版トラフリブに生じる変形を可視化する方法を述べた．最後に，6 節で

は横リブ支間中央と横リブ交差部のトラフリブの変形を可視化することで，車両走行

によって生じるトラフリブの変形挙動を明らかにした．さらに，横リブ支間中央のト

ラフリブウェブに生じる局部ひずみの発生原因を明らかにした．本章は参考文献 1 お

よび参考文献 2 の内容に基づき記述する． 
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3.2 計測概要 

 

3.2.1 試験橋梁 

 

試験橋梁の外観を写真 3-1に示す．試験橋梁は首都高速道路（株）の管理するダブ

ルデッキ構造の 3 径間連続鋼床版箱桁橋梁であり，本研究では上層橋梁の第一径間を

計測対象とした（図 3-1(a)）．図 3-1（a and b）に示すように，試験橋梁の支間長は

53002mm+57985mm+45161mm であり，幅 3250mm の一方通行の車両走行車線を 2 車

線有している．また，デッキプレート上には厚さ 80mm のアスファルト舗装が敷設さ

れている（図 3-1（b））． 

 

図 3-1(c)に示すように，鋼床版は厚さ 12mm のデッキプレート，320×240×6mm の

トラフリブおよび厚さ 9mm の横リブで構成されている．横リブウェブの上端と下端

には，横リブとトラフリブを溶接するためのスカラップとスリットが設けてあり，ト

ラフリブは横リブを貫通する構造となっている．横リブ交差部の構造詳細は，試験橋

梁が建設された 1980 年代の日本での標準的な構造詳細である． 

 

 

 

 

写真 3-1 対象橋梁の外観（著者撮影） 
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(a) 対象橋梁平面図（上層橋梁） 

 

（b）計測対象径間の断面図 

 

 
（c）トラフリブおよびトラフリブ－横リブ交差部詳細 

 

図 3-1 対象橋梁（単位:mm） 
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3.2.2 計測位置 

 

計測位置の平面図を図 3-2に示す．本計測は第一径間支間中央付近の走行車線側の

箱桁内部で行った．計測対象のトラフリブは箱桁内部中央のトラフリブであり，大型

車両の左輪が走行する位置である．したがって，計測対象のトラフリブは厳しい疲労

環境に晒されていると考えられる．横リブ支間中央の A 断面と横リブ交差部の B 断

面には，ひずみゲージ，接触式変位計，MEMS 加速度センサおよび MEMS 慣性セン

サを設置した．C 断面および D 断面には，試験車両の進入と退出を検知する MEMS

慣性センサとひずみゲージを設置した．E 断面の主桁ウェブおよび主桁下フランジに

は，主桁応答を取得するためのひずみゲージを設置した． 

 

A 断面～E 断面のひずみゲージ設置位置を図 3-3(a～d)に示す．A 断面および B 断

面の溶接部近傍のひずみゲージ設置位置は，鋼床版の疲労き裂の中でも発生割合の高

い Type1 および Type4 の疲労き裂（第 2 章 3 節 1 項参照）の発生位置近傍とした．B

断面の橋軸方向のひずみゲージ設置位置は，横リブウェブの板厚中央（4.5mm）の位

置である．使用したひずみゲージは 3 軸ひずみゲージ（ゲージ長：1mm）とした．な

お，A断面とB断面の溶接部近傍に疲労き裂が無いことは目視によって確認している． 

 

 
図 3-2 計測位置 
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(a) A 断面 

 

 

(b) B 断面  

 

図 3-3 ひずみゲージ設置位置 
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(c) C 断面および D断面 

 

 

(d) E 断面 

 

図 3-3 ひずみゲージ設置位置（続き） 
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B 断面の横リブ下フランジの橋軸直角方向，C 断面および D 断面のトラフリブ下フ

ランジの橋軸方向，E 断面の主桁ウェブおよび主桁下フランジの橋軸方向には，1 軸

ひずみゲージ（ゲージ長：3mm）を設置した．図 3-3(a, b, d)に示した A～R は，第

3 章および第 4 章で用いた計測点を示しており，計測点 A～P には本研究で着目した

ひずみ方向も併せて示している． 

 

図 3-4(a～c)に A 断面～D 断面に設置した MEMS 慣性センサと MEMS 加速度セン

サの設置位置を示す．A 断面および B 断面の MEMS 慣性センサと MEMS 加速度セン

サはトラフリブの周辺と主桁下フランジに設置しており（図 3-4(a and b)），それぞ

れのセンサは隣り合うように設置した（写真 3-2）．C 断面および D 断面のデッキプ

レート下面には，車両進入時刻および退出時刻の検出を目的とした MEMS 慣性セン

サ（加速度）を設置した（図 3-4(c)）．これらのセンサはマグネット治具を用いて設

置した．  

 

図 3-5(a and b)に A 断面と B 断面に設置した接触式変位計の設置位置を示す．A

断面と B 断面では，デッキプレート－トラフリブウェブ間と主桁下フランジ－トラフ

リブ下フランジ間の橋軸方向，橋軸直角方向および鉛直方向の 3 方向の変位を計測し

た．また，B 断面ではトラフリブウェブ－横リブウェブ間の 3 方向の変位も計測した

（図 3-5（b））．なお，A 断面と B 断面の右側の各接触式変位計は，SFRC 舗装後の現

場計測時（第 4 章）にのみ設置していることに留意されたい．3 方向の変位計測は立

方体のターゲット（約 25×25×25mm）を用いて行った（図 3-6）．本研究では A 断面

と B 断面のデッキプレート－トラフリブウェブ間と主桁下フランジ－トラフリブ下

フランジ間の橋軸直角方向変位に着目しており，主桁下フランジとデッキプレートを

固定点であると仮定した．これは，デッキプレートと主桁下フランジの橋軸直角方向

には変位が殆ど生じないと考えられるためである． 

 

図 3-7(a and b)に示すように，A 断面と B 断面に設置した接触式変位計，MEMS

慣性センサ（ジャイロ）および MEMS 加速度センサは，計測機器間の干渉を避ける

ために橋軸方向にオフセットして設置した．図 3-7(a)に示すように，A 断面の接触式

変位計は A 断面から B 断面に向かって約 65mm～約 100mm オフセットして設置し，

MEMS 慣性センサ（ジャイロ）と MEMS 加速度センサは A 断面直上に設置した．図

3-7(b)に示すように，B 断面の接触式変位計は B 断面の横リブウェブから A 断面に

向かって約 100～150mm オフセットして設置し，MEMS 慣性センサ（ジャイロ）と

MEMS 加速度センサは B 断面の横リブウェブから A 断面に向かって約 300mm オフセ

ットして設置した． 
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(a) A 断面 

 

 

(b) B 断面 

 

図 3-4 MEMS センサ設置位置 
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(c) C 断面および D断面 

 

図 3-4 MEMS センサ設置位置（続き） 

 

 

写真 3-2 計測機器の設置状況 
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(a) A 断面 

 

 
(b) B 断面 

 

図 3-5 接触式変位計の設置位置 
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図 3-6 ターゲットを用いた 3方向の変位計測 

 

 

(a) A 断面 

 

図 3-7 各センサの橋軸方向設置位置 
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表 3-1～3に現場計測に用いた接触式変位計，MEMS 慣性センサおよび MEMS 加速

度センサの仕様を示す．なお，図 3-3～5 および図 3-7 に示した計測機器には第 3 章

と第 4 章で使用していない計測機器が含まれていることに留意されたい． 

 

 

 

 

 

(b) B 断面 

 

図 3-7 各センサの橋軸方向設置位置（続き） 
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表 3-1 MEMS 慣性センサ (gyro)の諸元 

モデル 

サンプリング 

周波数 

 (Hz) 

周波数帯域幅 

 (Hz) 

測定範囲 

 (degrees/s) 

分解能 

 (degrees/s) 

ノイズ密度 

 [(degrees/s)/√Hz] 

M-G550PC2 

(セイコー 

エプソン) 

100 200(−3 dB) ±150 0.008 0.002 

 

表 3-2 MEMS 慣性センサ (加速度)と MEMS 加速度センサの諸元 

 モデル 

サンプリング 

周波数 

 (Hz) 

周波数帯域幅 

(Hz) 

測定範囲 

(m/s2) 

分解能 

(μm/s2) 

ノイズ密度 

[μm/(s2√Hz)] 

慣性センサ

(加速度) 

M-G550PC2 

(セイコー 

エプソン) 

500 200(−3dB) ±49.0 1,961 1,961 

加速度センサ 

M-G550AC2x 

(セイコー 

エプソン) 

100 50(−6dB) ±49.0 0.59 4.9 

 

表 3-3 接触式変位計の諸元 

モデル 

サンプリング 

周波数 

(Hz) 

容量 

(mm) 

非直線性 

(mm) 

感度 

(×10−6 strain/mm) 

CDP5  

(東京測器研究所) 
100 0–5 0.15％Ro 2,000 
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3.2.3 車両走行試験 

 

車両走行試験では，交通量の少ない深夜の一般交通下で試験車両を複数回走行させ

た．試験車両は約 50km/h の一定速度で走行させ，単独で試験橋梁を走行するように

留意した．車両走行試験に使用した試験車両の諸元を表 3-4に，試験車両の外観を写

真 3-3に示す． 

 

 

 

表 3-4 試験車両の諸元 

軸重および総重量 (kN) 

1 軸目 

2 軸目 

3 軸目 

4 軸目 

総重量 

46.5 

44.4 

75.2 

73.2 

239.3 

軸間距離 (mm) 

1 軸目－2 軸目 

2 軸目－3 軸目 

3 軸目－4 軸目 

1,850 

4,380 

1,200 

 

 

 

写真 3-3 試験車両の外観（著者撮影） 
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3.3 自由振動法による変位と回転の算出 

 

3.3.1 車両検知結果 

 

 自由振動法は橋梁が車両の進入前後においても常に自由振動していることに着目

し，橋梁に車両が存在しない自由振動時の速度，変位および回転に基づいて，変位応

答や回転応答を算出する手法である．したがって，自由振動法では橋梁に生じた各応

答を自由振動時の時間（自由振動領域）と車両走行時の時間（強制振動領域）に分離

する必要がある．鋼 I 桁橋梁の場合，MEMS 慣性センサを主桁端部の補剛材に設置

し，車両の進入および退出時間を計測することで自由振動領域と強制振動領域を分離

している 3),4)．しかしながら，本研究の試験橋は全長約 156m の 3 径間連続橋梁であ

るため，計測機器を繋ぐケーブルの長さが必要となり，主桁端部に MEMS 慣性セン

サを設置することが困難であった．そこで，本研究では C 断面および D 断面に設置

した MEMS 慣性センサ（図 3-4(c)）で計測した加速度応答から，試験車両が試験橋

梁上を走行していた時間を推定した． 

 

図 3-8 に C 断面（進入側）と D 断面（退出側）に設置した MEMS 慣性センサに

て計測した橋軸方向加速度応答を示す．C 断面と D 断面で計測した加速度応答には，

試験車両の各車軸によって生じた鋭敏な加速度応答を確認できる．また，試験車両の

走行速度は，試験車両の第 1 軸と第 2 軸による加速度応答の時間差（図 3-8）と車軸

間距離 1.85m（表 3-4）から約 47.6 km/h と推定できる．さらに，16s～44s において試

験車両以外の加速度応答が確認できないことから，試験車両は単独で走行していたと

推測される． 

 

試験車両が試験橋梁へ進入および退出した時間は，車両走行速度，試験橋梁の橋

長約 156m，C 断面と D 断面の位置関係から算出することができ，それぞれ約 22.8s，

約 34.1s と推定できる．本研究では進入時刻と退出時刻の推定誤差を考慮して，20s

～40s の区間を強制振動領域とした． 
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3.3.2 変位の算出方法と結果 

 

 試験橋梁は河川上に架けられたダブルデッキ構造の橋梁であり，現場計測は上層橋

梁で行っている．したがって，主桁変位などの橋梁全体系の計測を行う際には，不動

点を必要としない MEMS 加速度センサの利用が適している．本項では，A 断面の主

桁下フランジに設置した MEMS 加速度センサ（図 3-4(a)）で計測した鉛直方向加速

度から，自由振動法を用いて試験橋梁に生じた鉛直変位を算出する．鉛直変位方向は，

鉛直上方向を正とした． 

 

 

図 3-8 C 断面と D断面の橋軸方向加速度応答 
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自由振動法による変位算出手順を図 3-9に示す．この算出手順は下記のように構成

される． 

 

a) 3.3.1 節での車両検知結果に基づき，加速度応答を自由振動領域と強制振動領域に

分離する． 

b) フーリエ変換によって，加速度応答を時間領域から周波数領域に変換する． 

c) 車両走行による強制振動の影響を除去するために，1.0Hz 以下の低周波数帯域を

ハイパスフィルタによって除去する．試験車両が試験橋梁（橋長約 156m）を通

過するのに要する時間は車両走行速度（約 47.6 km/h）から約 12s と推定されるた

め，試験橋梁の強制振動が 1.0Hz 以下の低周波数帯域にあるとことは明らかであ

る． 

d) 強制振動を除去した加速度応答に対して逆フーリエ変換を行い，時間領域に変換

する． 

e) 強制振動を除去した加速度応答に対して積分処理を行い，速度および変位を算出

する．この手順が積分開始時間と積分終了時間での境界条件となる． 

f) 強制振動領域の加速度を数値積分処理によって速度にする．初期速度は e)で算出

した速度を定義する． 

g) センサノイズや A/D 変換などによって生じる誤差によって，強制振動領域の速度

にはドリフト成分が生じる．e)の積分終了時間での境界条件を満たすようにして

ドリフト成分を除去する． 

h) 強制振動領域の速度を数値積分処理によって変位にする．初期変位は，e)で算出

した変位を定義する． 

i) g)と同様に，e)の積分終了時間での境界条件を満たすようにしてドリフト成分を

除去する． 

 

自由振動法によって算出した A 断面の主桁鉛直変位と E 断面の主桁下フランジの

計測点 Q および計測点 R（図 3-3(d)）から得られた橋軸方向ひずみを図 3-10に示す．

23.9s付近から主桁下フランジには引張ひずみが，主桁には鉛直下方向の変位が生じ，

28.1s 付近からは 2 径間目を車両が走行することによって生じる負曲げの影響で，圧

縮ひずみと鉛直上方向の変位が生じている．さらに，32.4s 付近ではひずみと変位の

応答が収束しており，約 23.9s～約 32.4s の間に生じている主桁下フランジのひずみと

主桁変位の応答挙動は良く一致している．したがって，MEMS 加速度センサによって

算出した対象橋梁の主桁変位は，変位応答性状を精度良く算出することができている

と考えられる．なお，23.9 s～28.1 s の右側の主桁下フランジひずみ（計測点 R）の最

大ひずみは，左側の主桁下フランジひずみ（計測点 Q）と比較して約 15％大きかった．
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．

これは，試験車両が走行した走行車線の位置が主桁の右側に位置しているためだと考

えられる（図 3-1(b)）． 

 

以上より，MEMS 加速度センサを用いることで，試験橋梁のように不動点を設ける

ことができない橋梁環境下においても主桁変位を容易に計測することができると考

えられる． 

 

図 3-9 自由振動法による変位応答の算出 
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3.3.3 回転の算出方法と結果 

 

（1）角速度への自由振動法の適用 

自由振動法による回転の算出方法を A 断面のトラフリブ下フランジに設置した

MEMS 慣性センサ（図 3-4(a)）の橋軸方向回りの回転を例に述べる．角速度および

回転の方向は，車両進行方向の時計回りを正としており，第 3 章に示す全ての橋軸方

向回りの角速度および回転も同様とした．図 3-11 に角速度から回転を算出する手順

を示す．この算出手順は下記のように構成される． 

 

a) 3.3.1 節での車両検知結果に基づき，角速度応答を自由振動領域と強制振動領域

に分離する． 

b) フーリエ変換によって，角速度応答を時間領域から周波数領域に変換する． 

c) 車両走行による強制振動の影響を除去するために，1.0Hz 以下の低周波数帯域を

ハイパスフィルタによって除去する．試験車両が試験橋梁（橋長約 156m）を通

過するのに要する時間は，車両走行速度（約 47.6 km/h）から約 12s と推定される

ため，試験橋梁の強制振動が 1.0Hz 以下の低周波数帯域にあるとことは明らかで

ある． 

d) 強制振動を除去した角速度応答に対して逆フーリエ変換を行い，時間領域に変換

する． 

 
図 3-10 主桁変位応答と主桁下フランジのひずみ応答 
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e) 強制振動を除去した角速度応答に対して積分処理を行い，回転応答を算出する．

この手順が積分開始時間と積分終了時間での境界条件となる． 

f) 強制振動領域の角速度応答を数値積分処理によって回転応答にする．初期角速度

は，e)で算出した角速度を定義する． 

g) センサノイズや A/D 変換などによって生じる誤差によって，強制振動領域の回

転にはドリフト成分が生じる．e)の積分終了時間での境界条件を満たすようにし

てドリフト成分を除去する． 

 

図 3-11 自由振動法による回転応答の算出 
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（2）トラフリブに生じる回転の決定 

図 3-12 に A 断面の主桁下フランジとトラフリブ下フランジの橋軸方向回りの角速

度応答を示す．トラフリブ下フランジには試験車両の走行による鋭敏な角速度応答が

生じており，トラフリブに回転が生じていると推測できる．一方，主桁下フランジに

は試験車両の走行による鋭敏な応答は確認されなかった． 

 

次に，自由振動法によって算出した A 断面の主桁下フランジとトラフリブ下フラン

ジの橋軸方向回りの回転応答を図 3-13 に示す．主桁下フランジの回転応答には，約

23.5s～約 28s において緩やかな反時計回りの回転が生じた．この緩やかな回転応答は，

 

 
図 3-12 A 断面のトラフリブ下フランジと主桁下フランジの橋軸方向回りの角速

度応答  
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試験車両の重量による橋梁全体の傾きであると考えられる．一方，トラフリブ下フラ

ンジの回転応答には試験車両の車軸による鋭敏な応答が生じており，主桁下フランジ

の回転応答と良く一致する緩やかな反時計回りの回転も併せて生じていた．したがっ

て，トラフリブ下フランジの局部的な回転応答を正確に分析するためには，トラフリ

 

図 3-13 A 断面のトラフリブ下フランジと主桁下フランジの橋軸方向回りの回転

応答  

 

 
図 3-14 A 断面のトラフリブ下フランジと主桁下フランジの橋軸方向回りの相対

回転応答 
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ブ下フランジの回転応答から主桁下フランジの回転応答を差し引くことで橋梁全体

の傾きの影響を除去した相対的な回転応答とする必要がある． 

 

トラフリブリブ下フランジの回転応答から主桁下フランジの回転応答を差し引い

た相対的な回転応答を図 3-14に示す．約 23.5s～約 28s に生じていた緩やかな回転応

答が無くなり，試験車両の車軸による鋭敏な回転応答が明瞭になったことが分かる．

この結果から，第 3 章の以降に示すトラフリブの回転応答は主桁下フランジの回転応

答を差し引いた相対的な回転応答とする． 

 

（3）A断面および B断面のトラフリブの回転 

図 3-15 に A 断面のトラフリブ外周の回転応答を示す．A 断面のトラフリブウェブ

には時計回りの回転，トラフリブ下フランジには反時計回りの回転が生じており，車

両走行によってトラフリブに面外変形が生じていることが分かる．  

 

図 3-16 に B 断面のトラフリブ外周の回転応答を示す．B 断面のトラフリブは横リ

ブによって拘束されているため，A 断面と比較して回転が小さくなった．B 断面の左

右のトラフリブウェブの最大回転は，A 断面の左右のトラフリブウェブの最大回転と

比較して，それぞれ約 79％，約 96％減少した．また，トラフリブ下フランジの最小

回転は，A 断面のトラフリブ下フランジの最小回転と比較して約 75％減少した．トラ

フリブウェブとトラフリブ下フランジの回転方向は A 断面と同様であった． 

 

 



78 
 

 

 
(a) 左側トラフリブウェブ 

 

 
(b) 右側トラフリブウェブ 

 

 
(c) トラフリブ下フランジ 

 

図 3-15 A 断面のトラフリブ外周の橋軸方向回りの回転応答  
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(a) 左側トラフリブウェブ 

 

 
(b) 右側トラフリブウェブ 

 

 
(c) トラフリブ下フランジ 

 

図 3-16 B 断面のトラフリブ外周の橋軸方向回りの回転応答  
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3.4 変位計測結果 

 

 図3-17(a)にA断面のデッキプレート－トラフリブウェブ間の橋軸直角方向変位応

答を，図 3-17(b)に A 断面の主桁下フランジ－トラフリブ下フランジ間の橋軸直角方

向変位応答を示す．変位方向は左側方向を正とし，第 3 章の以降に示す全ての橋軸直

角方向変位も同様とした．図 3-17(a and b)に示すように，トラフリブウェブとトラ

フリブ下フランジは共に右側方向に変位しており，車両走行によって面外変形が生じ

ていることが分かる．図 3-17(b)に示すトラフリブ下フランジの変位応答は，接触式

 

 

（a) デッキプレート－トラフリブウェブ間 

 

 

（b) 主桁下フランジ－トラフリブ下フランジ間 

 

図 3-17 A 断面の橋軸直角方向変位 
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変位計の先端位置の僅かなずれによって車両通過後の変位が 0mm 付近に戻らなかっ

たが，変位特性を明らかにするには十分であると考える． 

 

図 3-18(a)に B 断面のデッキプレート－トラフリブウェブ間の橋軸直角方向変位を，

図3-18(b)に B 断面の主桁下フランジ－トラフリブ下フランジ間の橋軸直角方向変位

を示す．図 3-18(a and b)より，B 断面のトラフリブウェブの最大変位は，A 断面と

比較して約 78％減少し，B 断面のトラフリブ下フランジの最大変位は A 断面と比較

して約 75％減少した．これは，トラフリブの変形を横リブが拘束しているためであり，

A 断面と B 断面のトラフリブ下フランジの橋軸直角方向変位の変位方向が異なる（図

 

（a) デッキプレート－トラフリブウェブ間 

 

 

（b） 主桁下フランジ－トラフリブ下フランジ間 

 

図 3-18 B 断面の橋軸直角方向変位 
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3-17(b)， 図 3-18(b)）要因であると考えられる．なお，図 3-18(b)に示すトラフリ

ブ下フランジの変位応答が車両通過後に 0mm 付近に戻らないのは，A 断面のトラフ

リブ下フランジと同様に接触式変位計の先端位置が僅かにずれていたためだと考え

られる． 

 

3.5 トラフリブに生じる変形の決定 

 

 本節では，3.3 節および 3.4 節で示した MEMS 慣性センサ（ジャイロ）から得られ

た橋軸方向回りの回転と接触式変位計にて計測した橋軸直角方向変位に基づき，トラ

フリブの変形挙動を可視化する方法を示す．変形挙動の可視化には CAD ソフトを用

いた．また，可視化した変形挙動の妥当性を検証するために，トラフリブウェブ上部

およびコーナ部に設置したひずみゲージで計測したひずみ性状の結果と比較する． 

 

3.5.1 変形の決定方法 

 

図 3-19(a～f)は，計算された回転と計測された変位に基づいて，トラフリブの変形

挙動を可視化した手順を示したものである．図 3-19(a)に示すように，変位と回転は

計測を行った左右のトラフリブウェブおよびトラフリブ下フランジに入力した．なお，

トラフリブの変形挙動の可視化では，デッキプレート－トラフリブウェブ間の溶接部

の変位はゼロと仮定した． 

 

STEP1: 橋軸直角方向変位をトラフリブウェブとトラフリブ下フランジに入力する

（図 3-19(b））．ただし，右側のトラフリブウェブの変位は計測していないた

め，左右のトラフリブウェブの変位が同様であると仮定し，左側のトラフリ

ブウェブの変位を右側のトラフリブウェブに入力する． 

STEP2: 橋軸方向回りの回転をトラフリブウェブとトラフリブ下フランジに入力する

（図 3-19(c)）． 

STEP3: トラフリブウェブとトラフリブ下フランジの交点を超えた線を削除する（図

3-19(d)）． 

STEP4: STEP1 および STEP2 にて変位および回転させた下フランジとウェブの線を

接触するまで延長する（図 3-19(e)）． 

STEP5: デッキプレート－トラフリブウェブ溶接接合部は，変位が生じない固定点と

考えることができる．そこで，この溶接部と変位および回転を入力した位置，

STEP3 および STEP4 の下フランジとウェブの交点をポリラインカーブで結び，

トラフリブの変形を決定する（図 3-19(f)）． 
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(a) 変位と回転の入力位置       (b) STEP1 変位の入力 

 

      

(c) STEP2 回転の入力         (d) STEP3 不要な線の削除 

 

        

   (e) STEP4 線の延長         (f) STEP5 変形の決定 

 

図 3-19 トラフリブの変形決定の手順 
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3.5.2 決定した変形の検証 

 

A 断面（横リブ支間中央）の左右のトラフリブウェブ上部と左右のトラフリブコー

ナ部に生じたひずみを図 3-20に示す．図 3-21に，図 3-20に示した時刻Ⅰ（25.73 秒）

において推定したトラフリブの変形を示す．変形倍率は 300 倍とし，第 3 章の以降に

示す全てのトラフリブの変形も同様の変形倍率とした． 

 

図 3-20(a)より，トラフリブウェブ上部の時刻Ⅰのひずみ性状は，左側が圧縮，右側

が引張であり，図 3-21に示したトラフリブウェブの曲げ変形挙動と一致する．また，

図 3-20(b)より，時刻Ⅰにおけるトラフリブコーナ部のひずみ性状は，左側が引張，

 

 

(a) トラフリブウェブ上部のひずみ応答（計測点 Cおよび計測点 D） 

 

 

(b) トラフリブのコーナ部のひずみ応答（計測点 Eおよび計測点 F） 

 

図 3-20 A 断面のトラフリブのひずみ応答 
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右側が圧縮となっている．これは，図 3-21 に示した左側のトラフリブコーナ部が閉

じ，右側のトラフリブコーナ部が開く挙動と一致している．これらのことから，本研

究で提案した変形の決定手法を用いれば，トラフリブの変形を求めることができると

考えられる． 

 

3.6 トラフリブに生じる変形とひずみの関係 

 

本節ではトラフリブの変形可視化に基づいて，A 断面（横リブ支間中央）と B 断面

（横リブ交差部）のトラフリブに生じる変形を明らかにする．また，A 断面のデッキ

プレート－トラフリブ溶接接合部のトラフリブウェブ上部に発生じるひずみの原因

を明らかにする． 

 

3.6.1 A 断面のトラフリブの変形とトラフリブウェブのひずみ 

 

 図 3-22 に A 断面のトラフリブウェブ上部のひずみ応答を示す．図 3-23(a～d)に，

図3-22に示した時刻Ⅰ～Ⅳにおいて推定したトラフリブの変形と試験車両の橋軸方向

位置を示す．図 3-22 より，時刻Ⅰ（25.28s）は，左右のトラフリブウェブ上部のひず

みが発生する直前の時刻である．時刻Ⅱ（26.05s）は左側のトラフリブウェブ上部の

圧縮ひずみが最も大きくなる時刻であり，時刻Ⅲ（26.10s）は右側のトラフリブ

 

図 3-21 時刻Ⅰにおけるトラフリブの変形 
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ウェブ上部の引張ひずみが最も大きくなる時刻である．時刻Ⅳ（26.31s）は左右のト

ラフリブウェブ上部のひずみが収束する時刻である．図 3-23(a～d)に示したそれぞれ

の時刻での試験車両の橋軸方向位置は，車両走行速度（約 47.6 km/h）から推定した．  

 

図 3-23(a)より，トラフリブウェブ上部のひずみが発生する直前の時刻である時刻Ⅰ

では，トラフリブに変形は殆ど発生しておらず，試験車両の第 1 車軸も A 断面から約

3m 離れた位置にある．一方，時刻Ⅱおよび時刻Ⅲ（図 3-23(b and c））では，トラフ

リブウェブに曲げ変形が生じた．図 3-22より，時刻Ⅱおよび時刻Ⅲのトラフリブウェ

ブ上部の左側には圧縮ひずみ，右側には引張ひずみが生じており，図 3-23 (b and c) 

 

図 3-22 A 断面のトラフリブウェブ上部のひずみ応答 
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（a）時刻Ⅰ（25.28 s） 

 

 

（b） 時刻Ⅱ（26.05s） 

 

図 3-23 時刻Ⅰ～時刻Ⅳにおける A断面のトラフリブの変形と試験車両の位置 
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（c）時刻Ⅲ（26.10 s） 

 

 
（d） 時刻Ⅳ（26.31 s） 

 

図 3-23 A 断面のトラフリブの変形と試験車両の位置 (続き) 
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に示したトラフリブウェブの曲げ変形挙動と一致している．また，表 3-5に示すよう

に，時刻Ⅲでの変位と回転は時刻Ⅱと比較して約 8～63％増加しており，時刻Ⅲは時

刻Ⅱと比較して，曲げ変形が大きいことが確認できる．したがって，時刻Ⅲでの右側

のトラフリブウェブのひずみが時刻Ⅱと比較して大きいのは，トラフリブウェブの曲

げ変形の増加が要因であるといえる．また，時刻Ⅱにおける左側のトラフリブウェブ

の圧縮ひずみは，車輪の直上載荷による瞬間的な圧縮ひずみと曲げ変形による圧縮ひ

ずみが組み合わさって生じたものであると考えられ，時刻Ⅱでの試験車両の第 3 車軸

は A 断面の直上付近に位置していた（図 3-23(b)）．時刻Ⅳは時刻Ⅰと同様にトラフリ

ブに変形が殆ど生じておらず，試験車両の第 4 車軸は A 断面から約 2.5m 離れていた

（図 3-23(d)）． 

 

3.6.2 B 断面のトラフリブの変形とトラフリブウェブのひずみ 

 

 図 3-24 に B 断面のトラフリブウェブ上部のひずみ応答を示す．図 3-25(a and b)

に，図 3-24 に示した時刻Ⅰおよび時刻Ⅱにおいて推定されたトラフリブの変形と試験

車両の橋軸方向位置を示す．図 3-24 より，時刻Ⅰ（26.16s）はトラフリブウェブ上部

の左側と右側の圧縮ひずみが最も大きくなる時刻であり，時刻Ⅱ（26.20 秒）は後輪 2

軸によって生じた鋭敏な圧縮ひずみの間の時刻である．図 3-24 に示した試験車両の

橋軸方向位置は，A 断面と同様の方法で推定している． 

 

表 3-5 時刻Ⅱと時刻Ⅲに入力した変位と回転 

部位 計測値 時刻Ⅱ 時刻Ⅲa 

左側トラフリブウェブ 

変位 

(mm) 
-1.10×10-2 

-1.20×10-2 

(109%) 

回転 

(degree) 
3.18×10-2 

3.64×10-2 

(114%) 

右側トラフリブウェブ 
回転 

(degree) 
-4.39×10-2 

-4.73×10-2 

(108%) 

トラフリブ下フランジ 

変位 

(mm) 
-11.5×10-2 

-18.7×10-2 

(163%) 

回転 

(degree) 
-7.25×10-2 

-8.13×10-2 

(112%) 

a()内の数字は時刻Ⅲと時刻Ⅱの比率 
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図 3-25 より，B 断面のトラフリブの変形は横リブによる拘束によって A 断面の変

形（図 3-23(b and c））よりも大幅に小さくなっている．特にトラフリブウェブは横

リブと溶接接合されているため（図 3-1(c）），殆ど曲げ変形が生じていない．ただ 

し，トラフリブ下フランジは横リブによって拘束されていないため，トラフリブウェ

ブと比較して大きな変形が生じている． 

 

図 3-24  B 断面のトラフリブウェブ上部のひずみ応答 
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（a）時刻①（26.16 s） 

 

 
（b） 時刻②（26.20 s） 

 

図 3-25 B 断面のトラフリブの変形と試験車両の位置 1) 
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3.7 まとめ 

 

本章では鋼床版トラフリブに生じる変形挙動とひずみの発生メカニズムを同定す

ることを目的に，供用中の鋼床版橋梁で MEMS 慣性センサ，接触式変位計およびひ

ずみゲージを用いた現場計測を行った．さらに，MEMS 加速度センサを用いた鋼床版

箱桁橋梁の主桁変位計測を行った．以下に得られた知見を示す． 

 

1) MEMS 慣性センサ（ジャイロ）による角速度計測と自由振動法を用いることで，

車両走行によって生じる主桁の傾きやトラフリブの回転を算出できることを確認

した． 

 

2) MEMS 加速度センサによる加速度計測と自由振動法を用いることで，車両走行に

よって生じる主桁の鉛直変位を算出することができることを確認した． 

 

3) 車両走行によって生じた鋼床版トラフリブの変形を接触式変位計で計測した変位

と MEMS 慣性センサ（ジャイロ）から算出した回転によって可視化することがで

きた．可視化したトラフリブの変形から推定されたトラフリブ外周のひずみ性状

は，トラフリブの外周で計測したひずみ性状と一致した． 

 

4) 可視化した横リブ支間中央のトラフリブの変形からトラフリブウェブ上部に生じ

るひずみの主な原因は，トラフリブウェブの曲げ変形であることが明らかになっ

た． 

 

5) 横リブ交差部におけるトラフリブウェブおよびトラフリブ下フランジの相対橋軸

直角方向変位は，横リブ支間中央と比較して減少していた．また，横リブ交差部

におけるトラフリブの相対橋軸方向回りの回転も，横リブ支間中央と比較して減

少していた．これは，トラフリブが横リブによって拘束されているためであり，

横リブによるトラフリブの変形抑制効果は，可視化したトラフリブの変形からも

確認することができた． 

 

本章で得られた知見は接触式変位計と MEMS 慣性センサ（ジャイロ）を用いた変

形計測によって，ひずみの原因となる複雑な変形挙動を明らかにすることが可能であ

ることを示している．また，この変形計測を補修補強前後で行うことで補修補強の効

果を変形挙動の観点からも明らかにすることができると考えられる． 
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第 4 章 変形計測に基づく鋼床版 SFRC 舗装の補強効果の検証 

 

4.1 概説 

 

本章では SFRC 舗装による補強効果を第 3 章にて示したトラフリブの変形可視化に

基づいて検証することを目的に，SFRC 舗装前後で MEMS 慣性センサ，接触式変位計

およびひずみゲージを用いた現場計測を行った．現場計測は第3章と同様の試験橋梁，

計測位置，計測機器，計測機器の設置位置とした． 

 

まず，2 節では現場計測を行った試験橋梁の SFRC 舗装の敷設状況などの概要，車

両走行試験の方法および SFRC 舗装前後の現場計測時の現場状況について述べた．次

に，3 節では SFRC 舗装前後の試験車両の車両検知結果について述べ，4 節では角速

度から回転を算出する手順を述べた．さらに，5 節では SFRC 舗装前後のトラフリブ

の変形の可視方法を述べた．最後に，6 節では SFRC 舗装前後の横リブ支間中央と横

リブ交差部のトラフリブの変形可視化結果を示し，SFRC 舗装がトラフリブの変形挙

動におよぼす影響を明らかにするとともに，トラフリブの変形とひずみの関係につい

て検証した．なお，本章は参考文献 1 の内容に基づき記述する． 
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4.2 計測概要 

 

4.2.1 試験橋梁の SFRC 舗装概要 

 

図 4-1に示すように，現場計測時の試験橋梁の走行車線には SFRC 舗装が敷設され

ており，計測対象のトラフリブは SFRC 舗装の敷設範囲に含まれていた．SFRC 舗装

 

 

図 4-1 対象橋梁の SFRC 舗装状況と計測位置 

 

 

 

図 4-2  SFRC 舗装前後の舗装構成 
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は厚さ 50mm の SFRC と厚さ 30mm のアスファルトで構成されており（図 4-2），SFRC

と鋼床版デッキプレートの間には，連続性を確保するためにエポキシ系接着剤が塗布

された．接着剤によって連続化された厚さ 50mm の SFRC による補強効果は，静的載

荷試験と疲労試験によって確認されている 2),3)．この SFRC 舗装の舗装構成は首都高

速道路（株）が定めた標準仕様である．SFRC 舗装前の走行車線および SFRC 舗装前

後の追越車線には，厚さ 80mm のアスファルト舗装が敷設されていた（図 3-1(b)）． 

 

SFRC の示方配合を表 4-1 に，使用材料を表 4-2 に示す．SFRC の示方配合は事前

に行われた材料試験結果に基づいて決定されており，使用材料は首都高速道路（株）

が定めたものを使用している．SFRC の材料試験の結果は，28 日間養生後の平均圧縮

強度が 63.8N/mm2，平均曲げ強度が 12.6N/mm2，平均ヤング率が 40.2kN/mm2 であっ

た．SFRC 舗装後の現場計測は SFRC 舗装を敷設してから約 344 日後に行ったため，

SFRC の圧縮強度，曲げ強度およびヤング率は材料試験結果と同等程度であると考え

られる．  

 

4.2.2 車両走行試験 

 

SFRC 舗装前後の試験車両を用いた車両走行試験は，交通量の少ない深夜の一般交

通下で複数回行った．試験車両は約 50km/h の一定速度で走行させ，試験橋梁上を単

独走行するように留意した．また，SFRC 舗装前後の車両走行試験の条件を可能な限 

り同じにするために，SFRC 舗装前後で同一の試験車両を用いた．表 4-3に示すよう 

表 4-1 SFRC の示方配合 

水セメント比 

(％) 

細骨材率 

(％) 

単位重量 (kg/m3) 

セメント 水 細骨材 粗骨材 鋼繊維 

38.6 52.5 435 168 875 820 100 

 

表 4-2 SFRC の使用材料 

材料 仕様 

セメント 超速硬セメント 

鋼繊維 

直径: 0.62 mm 

長さ: 30 mm 

形状: フック (両端部) 
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に，SFRC 舗装前後の試験車両の軸重および車両総重量の違いは約 3.6%以内に収まっ

ていた． 

 

デッキプレート－トラフリブ溶接接合部近傍のひずみは，アスファルト剛性の影響

を受けやすく，アスファルト剛性はアスファルト温度によって変化する 4)．したがっ

て，SFRC 舗装前後の車両走行試験では，日射や外気温の違いによるアスファルト剛

性の変化に留意する必要がある．SFRC 舗装前後の車両走行試験は深夜に行ったため，

日射によるアスファルト剛性への影響は無視できると考えられる．また，周辺温度の

違いによるアスファルト剛性への影響を最小限にするために，SFRC 舗装後の車両走

行試験は SFRC 舗装前と気候条件が近い時期に行った．表 4-4に SFRC 舗装前後の車

表 4-3 SFRC 舗装前後の車両走行試験に使用した試験車両の諸元 

  
舗装状況 

SFRC 舗装前 SFRC 舗装後 a 

軸重および総重量 

(kN) 

1 軸目 

2 軸目 

3 軸目 

4 軸目 

総重量 

46.5 

44.4 

75.2 

73.2 

239.3 

46.0 (98.9%) 

44.0 (99.1%) 

77.0 (102.4%) 

75.8 (103.6%) 

242.8 (101.5%) 

軸間距離 (mm) 

1 軸目－2 軸目 

2 軸目－3 軸目 

3 軸目－4 軸目 

1,850 

4,380 

1,200 

1,850 

4,380 

1,200 

a()内の数字は SFRC 舗装後と SFRC 舗装前の比率 

 

表 4-4 SFRC 舗装前後の車両走行試験における鋼床版下面の温度 

 

舗装状況 

SFRC 舗装前 SFRC 舗装後 a 

最高温度 

(C) 
26.7 

23.9 

(89.5%) 

最低温度 

(C) 
24.0 

21.6 

(90.0%) 

平均温度 

(C) 
25.3 

22.7 

(89.7%) 

a()内の数字は SFRC 舗装後と SFRC 舗装前の比率 
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両走行試験におけるデッキプレート下面の最高温度，最低温度および平均温度を示す．

路面温度は直接計測できなかったため，橋梁内部のデッキプレート下面の温度を計測

することとし，温度計測には T 型熱電対を用いた．SFRC 舗装前の車両走行試験にお

ける温度計測時間は約 4.5 時間，SFRC 舗装後の車両走行試験における温度計測時間

は約 3 時間である．表 4-4 に示すように，SFRC 舗装前後の車両走行試験中の温度変

動は 2.7℃以下であったことが確認できる．また，SFRC 舗装前と SFRC 舗装後の平均

温度の差は約 10.3%以内であった． 

 

4.3 SFRC 舗装前後の車両検知 

 

図 4-3(a and b)に，SFRC 舗装前後の C 断面（進入側）と D 断面（退出側）で計

 

 
(a) SFRC 舗装前 

 

 

(b) SFRC 舗装後 

 

図 4-3 SFRC 舗装前後の車両検知結果 
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測した橋軸方向加速度応答を示す．SFRC 舗装後の各車軸による最小加速度は SFRC

舗装前と比較して約 29～65％減少しているが，SFRC 舗装後においても試験車両の各

車軸に対応する加速度を確認できる．SFRC 舗装後の各車軸の加速度が減少したのは，

SFRC 舗装によってデッキプレートの剛性が向上したためだと考えられる．また，

SFRC 舗装前後ともに 20s～38sの間に試験車両以外の加速度応答が見られないことか

ら，試験車両は試験橋梁を単独で走行していたと考えられる． 

 

SFRC 舗装前後の試験車両の走行速度は，第 1 軸と第 2 軸の車軸間距離である 1.85m

（表 4-3）と試験車両の第 1 軸と第 2 軸による加速度応答の時間差（図 4-3(a and b)）

から，SFRC 舗装前で約 47.6km/h，SFRC 舗装後で約 49.0km/h と推定された．第 4 章

では SFRC 舗装前後のひずみ，変位および回転などの各種応答の比較を容易にするた

めに，SFRC 舗装前後の試験車両の走行速度に基づいて SFRC 舗装後の各種応答の時

間軸を約 1.03 倍（49.0(km/h) / 47.6(km/h)）して調整した． 

 
4.4 SFRC 舗装前後の回転の算出 

 

第 3 章 3 節と同様に自由振動法を用いて角速度から回転を算出した．強制振動領域

と自由振動領域の決定方法も第 3 章 3 節と同様であり，試験車両の走行速度と橋梁長

（約 156m）から第 4 章では 20s～38s を強制振動領域とした．角速度から回転を算出

した例として，図 4-4(a)に SFRC 舗装前後の A 断面（横リブ支間中央）のトラフリ

ブ下フランジの橋軸方向回りの回転の算出結果を示す．回転方向は車両進行方向の時

計回りを正としており，第 4 章の以降に示す全ての回転も同様とした．また，図 4-4(a)

に示した回転は主桁下フランジとの相対的な応答としている．これは，トラフリブの

回転に主桁全体の回転が含まれているためであり（第 3 章 3 節参照），第 4 章の以降

に示す全ての回転応答も相対的な回転応答とした．  

 

図 4-4(a)より，SFRC 舗装前後のトラフリブ下フランジには，試験車両の走行によ

って反時計回りの回転が生じていることが確認できる．しかしながら，SFRC 舗装前

後ともに試験車両が A 断面の手前を走行していたと考えられる 22.5s において，時間

軸に平行な約 0.004～0.007°のオフセットが発生していた．このオフセットは数値積分

の際に生じたものと考えられ，SFRC 舗装前後の回転を正確に比較するためにはオフ

セットを除去する必要がある．そこで，SFRC 舗装前後の回転を比較する際には， 

図 4-4(b)に示すように，SFRC 舗装前後の回転応答に生じたオフセットを 22.5s で除

去することとした． 
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4.5 SFRC 舗装前後のトラフリブの変形可視化 

 

第3章5節と同様の手順でSFRC舗装前後のトラフリブの変形を可視化した．まず，

接触式変位計を用いて計測した橋軸直角方向変位をトラフリブ下フランジと左右の

トラフリブウェブに入力する．次に，MEMS 慣性センサ（ジャイロ）を用いて算出し

た橋軸方向回りの回転をトラフリブ下フランジと左右のトラフリブウェブに入力す

る．最後に，入力された変位と回転からトラフリブの変形を可視化する．この可視化

手順では，デッキプレートとトラフリブウェブ間の溶接接合部の変位はゼロであると

仮定している．また，SFRC 舗装前の現場計測では右側のトラフリブウェブの変位計

測を行っていないため，左側のトラフリブウェブの変位を入力した． 

 

 

 

(a) オフセット前 

 

 

(b) オフセット後 

 

図 4-4 SFRC 舗装前後のトラフリブ下フランジの回転応答 
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4.6 SFRC 舗装の補強効果の検証 

 

4.6.1 A 断面のトラフリブの変形とトラフリブ周辺のひずみ 

 

（1）トラフリブの変形 

図 4-5(a and b)は A 断面（横リブ支間中央）の時刻Ⅰおよび時刻Ⅱにおける SFRC

舗装前後のトラフリブの変形を可視化した結果と，トラフリブの変形を可視化する際

に入力した変位と回転を示したものである．時刻Ⅰは試験車両の第 3 車軸によるひず

み応答が発生した時刻であり，時刻Ⅱは，第 3 軸と第 4 軸によるひずみ応答の間の時

刻である（図 4-6(c)）．可視化した A 断面のトラフリブの変形倍率は 500 倍とした． 

 

図 4-5(a and b)より，SFRC 舗装後のトラフリブの変形が SFRC 舗装前と比較して

減少していることが分かる．これらの変形可視化結果から，SFRC 舗装によって A 断

面の計測点 A～D（図 3-3(a)）におけるひずみ応答が減少していると推測できる．A

断面のひずみ応答については（2）で述べる．また，時刻Ⅰと時刻Ⅱのトラフリブ下フ

ランジの変位方向が SFRC 舗装前後で変化していた（図 4-5(a and b)）．これは，SFRC

舗装によってトラフリブの変形挙動が変化したためだと考えられる． 

 

（2）ひずみ応答 

図 4-6 (a～d)に計測点 A～D（図 3-3(a)）での SFRC 舗装前後のひずみ応答を示す．

表 4-5に計測点 A～D における SFRC 舗装前後の最大ひずみ，最小ひずみ，ひずみ範

囲を示す．可視化したトラフリブの変形から推測された通り，SFRC 舗装後のひずみ

範囲は SFRC 舗装前と比較して約 18.5～31.1％減少した（表 4-5）．また，図 4-6 (a and 

b)に示すように，SFRC 舗装前は試験車両の車軸に起因する鋭敏な圧縮ひずみが確認

されたが，SFRC 舗装後は鋭敏な圧縮ひずみが大幅に減少した.これは，SFRC 舗装に

よってデッキプレートの剛性が向上したためだと考えられる． 
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(a) 時刻Ⅰ 

 

 

(b)  時刻Ⅱ 

 

図 4-5 A 断面の SFRC 舗装前後のトラフリブの変形 
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表 4-5  A 断面の SFRC 舗装前後の最大ひずみ，最小ひずみおよびひずみ範囲 

 計測点 A 計測点 B 計測点 C 計測点 D 

舗装 

状況 

SFRC 

舗装前 

SFRC 

舗装後 a 

SFRC 

舗装前 

SFRC 

舗装後 a 

SFRC 

舗装前 

SFRC 

舗装後 a 

SFRC 

舗装前 

SFRC 

舗装後 a 

最大ひずみ 

(μ) 
34.7 

39.4

（113.5%） 
17.8 

17.7

（99.4%） 
10.9 

14.8

（135.8%） 
63.4 

47.3 

（74.6%） 

最小ひずみ 

(μ) 
−14.9 

1.0 

(6.7%） 
−7.9 

0.0 

（–%） 
−90.1 

−55.7

（61.8%） 
−5.9 

−8.9

（150.8%） 

ひずみ範囲 

(μ) 
49.6 

40.4 

（81.5%） 
25.7 

17.7

（68.9%） 
101.0 

70.5 

（69.8%） 
69.3 

56.2 

（81.1%） 

a()内の数字は SFRC 舗装後と SFRC 舗装前の比率 

 

 

(a) 計測点 A            (b) 計測点 B 

 

 

  

(c) 計測点 C            (d) 計測点 D 

 

図 4-6  A 断面の SFRC 舗装前後のひずみ応答 
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4.6.2 B 断面のトラフリブの変形とトラフリブ周辺のひずみ 

 

（1）トラフリブの変形 

図 4-7(a and b)に B 断面（横リブ交差部）の時刻Ⅰおよび時刻Ⅱにおける SFRC 舗

装前後のトラフリブの変形を可視化した結果を示す．図 4-5(a and b)と同様に，図

4-7(a and b)にはトラフリブの変形を可視化する際に入力した変位と回転も示してい

る．時刻Ⅰは試験車両の第 3 車軸によるひずみ応答が発生した時刻であり，時刻Ⅱは第

3 軸と第 4 軸によるひずみ応答の間の時刻である（図 4-8（c））．可視化した B 断面の

トラフリブの変形倍率は 1000 倍とした． 

 

図 4-7(a and b)より，SFRC 舗装後のトラフリブ下フランジの回転は SFRC 舗装前

と比較して増加しており，可視化した変形からも回転の増加を確認することができる

．したがって，B 断面では SFRC 舗装後にひずみが増加している計測点があると推測

される．B 断面のひずみ応答の計測結果については（2）で述べる．また，A 断面と

同様に SFRC 舗装後にトラフリブ下フランジの変位応答の方向が変化している（図

4-7 (a and b)）． 

 

（2）ひずみ応答 

図 4-8(a～j)に計測点 G～P（図 3-3(b)）での SFRC 舗装前後のひずみ応答を示す

．表 4-6(a～c)に計測点 G～P での SFRC 舗装前後の最大ひずみ，最小ひずみ，ひず

み範囲を示す． 

 

図 4-8(a and d)より，SFRC 舗装後の計測点 G と計測点 J は SFRC 舗装前と比較し

てひずみ応答が減少しており，SFRC 舗装後の計測点 G と計測点 J のひずみ範囲は，

それぞれ約 79.9%，38.5%減少した（表 4-6(a)）．また，図 4-8 (e～j)に示すように，

計測点 K～計測点 P のひずみ応答も SFRC 舗装によって減少しており，SFRC 舗装後

の計測点 K～計測点 P のひずみ範囲は，SFRC 舗装前と比較して約 16.2～43.9%減少

した（表 4-6(b and c)）． 

 

一方，トラフリブの変形可視化結果から推測された通り，SFRC 舗装後の計測点 H

と計測点 I ではひずみ応答が増加しており（図 4-8（b and c）），SFRC 舗装後の計測

点 H と計測点 I のひずみ範囲は SFRC 舗装前と比較して，それぞれ約 47.5%，約 10.6%

増加した（表 4-6(a)）．SFRC 舗装後の計測点 I のひずみ範囲が増加した理由は，車

輪によるによる鋭敏な圧縮ひずみに加えて緩やかな圧縮ひずみ応答が発生したため

であり（図 4-8（c）），これは SFRC 舗装後の変形挙動が変化したことが要因である
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(a) 時刻Ⅰ 

 

 

(b)  時刻Ⅱ 

 

図 4-7 B 断面の SFRC 舗装前後のトラフリブの変形 
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(a) 計測点 G            (b) 計測点 H 

 

  

(c) 計測点 I            (d) 計測点 J 

 

 

(e) 計測点 K            (f) 計測点 L 

 

図 4-8 B 断面の SFRC 舗装前後のひずみ応答 
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と考えられる．このような SFRC 舗装後の変形挙動の変化により，計測点 H のひずみ

範囲も大きくなったと考えられる．計測点 H および計測点 I のひずみの増加は，横リ

ブ交差部の上側スカラップ部ではSFRC舗装の補強効果を得ることができない可能性

を示している．上側スカラップ内部は非常に狭隘なため，ひずみが増加した要因につ

いては詳細な FE 解析を用いて検証する必要がある． 

 

 

 

 

  

(g) 計測点 M            (h) 計測点 N 

 

 

(i) 計測点 O            (j) 計測点 P 

 

図 4-8 B 断面の SFRC 舗装前後のひずみ応答（続き） 
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表 4-6 B 断面の SFRC 舗装前後の最大ひずみ，最小ひずみおよびひずみ範囲 

 

(a) デッキプレート－トラフリブ溶接接合部 

 計測点 G 計測点 H 計測点 I 計測点 J 

舗装 

状況 

SFRC 

舗装前 

SFRC 

舗装後 a 

SFRC 

舗装前 

SFRC 

舗装後 a 

SFRC 

舗装前 

SFRC 

舗装後 a 

SFRC 

舗装前 

SFRC 

舗装後 a 

最大ひずみ 

(μ) 
5.0 

4.9 

（98.0%） 
3.0 

10.8

（360.0%） 
15.8 

5.9 

（37.3%） 
6.9 

8.4 

（121.7%） 

最小ひずみ 

(μ) 
−87.1 

−13.6

（15.6%） 
−37.6 

−49.1

（130.6%） 
−47.5 

−64.1

（134.9%） 
−88.1 

−50.0

（56.8%） 

ひずみ範囲 

(μ) 
92.1 

18.5 

（20.1%） 
40.6 

59.9

（147.5%） 
63.3 

70.0

（110.6%） 
95.0 

58.4 

（61.5%） 

a()内の数字は SFRC 舗装後と SFRC 舗装前の比率 

 

(b) 横リブ－トラフリブ溶接接合部の横リブウェブ側 

 計測点 K 計測点 L 計測点 M 計測点 N 

舗装 

状況 

SFRC 

舗装前 

SFRC 

舗装後 a 

SFRC 

舗装前 

SFRC 

舗装後 a 

SFRC 

舗装前 

SFRC 

舗装後 a 

SFRC 

舗装前 

SFRC 

舗装後 a 

最大ひずみ 

(μ) 
30.7 

15.4 

(50.2%) 
4.0 

2.0 

(50.0%) 
14.9 

15.8 

(106.0%) 
2.0 

2.0 

(100.0%) 

最小ひずみ 

(μ) 
−6.9 

−16.1 

(233.3%) 
−15.8 

−11.8 

(74.7%) 
−38.6 

−14.2 

(36.8%) 
−29.7 

−24.1 

(81.1%) 

ひずみ範囲 

(μ) 
37.6 

31.5 

(83.8%) 
19.8 

13.8 

(69.7%) 
53.5 

30.0 

(56.1%) 
31.7 

26.1 

(82.3%) 

a()内の数字は SFRC 舗装後と SFRC 舗装前の比率 
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4.7 まとめ 

 

本章ではトラフリブの変形可視化に基づいてSFRC舗装の補強効果を検証するため

に，SFRC 舗装前後に MEMS 慣性センサ，接触式変位計およびひずみゲージを用いた

現場計測を行った．以下に得られた知見を示す． 

 

1) SFRC 舗装前後の横リブ支間中央のトラフリブの変形を可視化した結果，SFRC 舗

装によってトラフリブの変形が減少していることを確認した．したがって，横リ

ブ支間中央のデッキプレート－トラフリブ溶接部のひずみも SFRC 舗装によって

減少していると推測された．SFRC 舗装前後のトラフリブの変形可視化結果から推

測した通り，SFRC 舗装によって横リブ支間中央のデッキプレート－トラフリブ溶

接部近傍のひずみ範囲が減少していることを確認した． 

 

2) 横リブ支間中央のトラフリブとは対照的に，SFRC 舗装後の横リブ交差部のトラフ

リブ下フランジの回転は SFRC 舗装前と比較して増加していた．SFRC 舗装後のト

ラフリブ下フランジの回転の増加は，可視化した SFRC 舗装前後のトラフリブの

変形からも確認された．これらの結果から，横リブ交差部の一部の溶接部でひず

みが増加していると推測された． 

 

3) 横リブ交差部のトラフリブの変形可視化結果から推測した通り，SFRC 舗装後の上

側スカラップの左側のトラフリブウェブと上側スカラップの右側のデッキプレー

表 4-6  B 断面の SFRC 舗装前後の最大ひずみ，最小ひずみおよびひずみ範囲 1) (続

き) 

 

(c) 横リブ－トラフリブ溶接接合部のトラフリブウェブ側 

 計測点 O 計測点 P 

舗装状況 SFRC 舗装前 SFRC 舗装後 a SFRC 舗装前 SFRC 舗装後 a 

最大ひずみ (μ) 94.1 
65.6 

(69.7%) 
16.8 

18.3 

(108.9%) 

最小ひずみ (μ) −2.0 
−2.0 

(100%) 
−26.7 

−6.5 

(24.3%) 

ひずみ範囲 (μ) 96.1 
67.6 

(70.3%) 
43.5 

24.8 

(57.0%) 

a()内の数字は SFRC 舗装後と SFRC 舗装前の比率 
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トのひずみ範囲が増加していた．これらのひずみ範囲の増加は，SFRC 舗装後の変

形挙動の変化によって生じたと考えられる．一方，横リブ交差部のその他の部位

は，SFRC 舗装によってひずみ範囲が減少していた． 

 

本章で得られた知見は，補修補強前後での変形計測によって変形挙動の観点からも

補修補強効果を明らかにすることが可能であることを示している． 
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第 5章 結論 

  

本研究は，鋼道路橋に発生する変位誘起疲労損傷の原因同定および補修補強効果の

検証において，変位計測と回転計測を組み合わせた変形計測が効果的な調査方法であ

ることを示すとともに，実橋梁での新たな調査方法の一つとして提案することを目的

とした．したがって，本研究では複雑な変形挙動を原因とした疲労損傷が生じ，かつ

実橋梁における変形計測が殆ど行われていない鋼床版橋梁を例に，変位計測と回転計

測を組み合わせた変形計測を行った．本研究で得られた結論を以下に示す． 
 

第 1章 序論 

 

第 1 章では，我が国の鋼道路橋の維持管理において疲労損傷が重要な課題であるこ

とを述べるとともに，疲労損傷事例が最も多い変位誘起疲労損傷の調査では実橋梁に

生じる変形挙動を計測することが効果的であることを述べた．ただし，従来の変形計

測には変位計測のみが用いられていたため，橋梁部材に生じる複雑な変形挙動を正確

に把握するためには回転計測も組み合わせることが重要である．さらに，実橋梁の変

形計測に用いる計測機器とその特徴について整理し，変位計測と回転計測を組み合わ

せた変形計測に適した計測機器を明確にした．最後に本研究の目的と本論の構成を示

した． 

 

第 2章 鋼床版の疲労 

 

第 2 章では，本研究で計測対象とした鋼床版の構造概要，疲労損傷の発生状況，既

往の研究から明らかになっている疲労損傷原因および補修補強方法について調査し

た． 

 

鋼床版は軽量であるなどの特徴から，長大橋や高架橋が多い都市高速道路などに多

く用いられており，我が国の鋼道路橋の中では最も早くに疲労を考慮された設計がな

されていた構造である．しかしながら，近年，数多くの疲労損傷の発生が確認されて

おり，鋼床版の疲労損傷の約 60％は鋼床版を構成するデッキプレート，縦リブおよび

横リブの溶接接合部近傍で生じている．これらの部位に疲労損傷が発生するのは，自

動車荷重によって生じる鋼床版部材の複雑な面外変形が溶接部近傍に局部ひずみを

引き起すためである．したがって，変形計測では鋼床版を構成する縦リブなどの部材

の面外変形に着目する必要がある．さらに，鋼床版に生じるひずみや変形挙動は荷重
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載荷位置やデッキプレート上の舗装剛性の影響を強く受けるため，鋼床版の疲労損傷

原因調査においては現場状況を直接反映することができる現場計測が効果的である． 

 

鋼床版の補修補強方法は，疲労損傷が生じた箇所を補修補強する方法と鋼床版全体

の剛性を高める補強方法の二つに大別することができる．後者の補強方法は鋼床版デ

ッキプレート上に剛性の高い材料を敷設することで行われており，我が国の都市高速

道路では鋼繊維補強コンクリート（steel fiber reinforced concrete: SFRC）が用いられる

ことが多い．SFRC 舗装による補強効果は，FE 解析，室内実験および実橋梁でのひず

み計測などの手法によって数多く検討されている．ただし，実橋梁において，SFRC 舗

装が鋼床版の変形挙動に及ぼす影響は十分に明らかではなく，SFRC 舗装のように変

形挙動を抑制することで補強効果を発揮する補強方法においては，SFRC 舗装が変形

挙動へ及ぼす影響も明らかにすることが重要であると考える． 

 

3 章 変形計測に基づく鋼床版トラフリブの局部ひずみの発生メカニズムの同定 

 

第 3 章では，鋼床版トラフリブに生じる変形挙動とひずみの発生メカニズムを同定

することを目的に，供用中の鋼床版橋梁で MEMS 慣性センサ，接触式変位計および

ひずみゲージを用いた現場計測を行った．さらに，MEMS 加速度センサを用いた鋼床

版箱桁橋梁の主桁変位計測を行った． 

 

まず，MEMS 慣性センサ（ジャイロ）による角速度計測と自由振動法を用いること

で，車両走行によって生じる主桁の傾きやトラフリブの回転を取得できることを確認

した．次に，車両走行によって生じた鋼床版トラフリブの変形を接触式変位計で計測

した変位と MEMS 慣性センサ（ジャイロ）から算出した回転によって可視化した．

続いて，可視化した横リブ支間中央のトラフリブの変形からトラフリブウェブ上部の

ひずみの主な原因は，トラフリブウェブの曲げ変形であることを明らかにした．また，

横リブ交差部のトラフリブの変位と回転は，横リブによるトラフリブの拘束によって

横リブ支間中央と比較して小さくなることを確認した．さらに，MEMS 加速度センサ

による加速度計測と自由振動法を用いることで，不動点を設けることが困難な環境下

においても車両走行によって生じる主桁の鉛直変位を算出することができることを

確認した． 

 

4 章 変形計測に基づく鋼床版 SFRC 舗装の補強効果の検証 

 

第 4 章では，第 3 章にて示したトラフリブの変形可視化に基づいて SFRC 舗装の補 
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強効果を検証した．現場計測は第 3 章と同様の試験橋梁，計測位置，計測機器，計測

機器の設置位置で行った． 

 

SFRC 舗装前後の横リブ支間中央のトラフリブの変形を可視化した結果，SFRC 舗

装によってトラフリブの変形が減少することが明らかとなり，横リブ支間中央のトラ

フリブ周辺のひずみも SFRC 舗装によって減少していると推測された．SFRC 舗装前

後のトラフリブの変形可視化結果から推測した通り，SFRC 舗装によってデッキプレ

ート－トラフリブ溶接接合部近傍のひずみ範囲が減少していることを確認した． 

 

一方，SFRC 舗装後の横リブ交差部のトラフリブ下フランジの回転は，SFRC 舗装

前と比較して増加しており，可視化したトラフリブの変形からも SFRC 舗装後にトラ

フリブ下フランジの回転が増加していることを確認した．これらの結果から，横リブ

交差部にはひずみが増加している部位があると推測された．SFRC 舗装前後のトラフ

リブの変形可視化結果から推測した通り，上側スカラップの左側のトラフリブウェブ

と上側スカラップの右側のデッキプレートのひずみ範囲はSFRC舗装後に増加してい

た．これらのひずみ範囲の増加は，SFRC 舗装後の変形挙動の変化による影響と考え

られる．なお，横リブ交差部のその他の部位のひずみ範囲は SFRC 舗装後に減少して

いた． 

 

 

本研究で得られた一連の結果は，変位計測と回転計測を組み合わせた変形計測を実

橋梁で行うことが十分に可能であり，本計測方法が変位誘起疲労損傷の原因同定や補

修補強効果の検証に活用できることを示している．したがって，変位計測と回転計測

を組み合わせた変形計測は，現場での疲労損傷原因の同定や補修補強効果の検証を可

能にする新たな調査手法の一つとなると考えられる． 

 

ただし，本研究で示した変形計測は，狭隘な箇所に局部的に生じる変形挙動を明ら

かにすることが困難であることに留意する必要がある．例えば，本研究では SFRC 舗

装によって横リブ交差部のスカラップ内部（φ35mm 程度の空間）のひずみが増加す

ることを確認した．このひずみ増加の原因は，SFRC 舗装によってスカラップ内部の

局部的な変形挙動が変化したことによるものと考えられるが，本研究で用いた計測機

器ではこのような狭隘な空間での変形計測は困難であり，現場計測では十分な検証を

行うことができなかった．このように，現場計測で明らかにすることができない局部

的な変形挙動とひずみの関係を明らかにするためには，FE 解析を用いることが有効

である．FE 解析は適切なモデルを作成し，適切な条件を反映することで精度よく実
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現象を明らかにすることが可能である．精度の高い FE 解析を実現するためには，現

場計測で得られたひずみ，変位，回転の結果を FE 解析の各種条件に反映することが

重要であり，現場計測の結果は FE 解析においても有益な情報となる． 
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