
構造工学論文集 Vol.57A (2011年 3月) 土木学会

敷砂緩衝材を設置した1/2縮尺RC製ロックシェッド模型の
重錘落下衝撃実験
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In order to accumulate basic knowledge for establishing the rational performance-based impact resistant
design procedures of RC rock-sheds, the consecutive falling-weight impact test of a 1/2 scale model of
the RC rock-shed with 90 cm thick sand cushion was conducted. In this test, impact response behavior
of the rock-shed from the elastic through plastic region was investigated by increasing falling height of
the weight. From this study, following results were obtained: 1) maximum impact force can be better
evaluated by means of Hertz contact theory with Lame’s constant λ = 1,000 kN/m2 and amplification
factor due to aspect ratio of diameter of falling weight to thickness of sand cushion; and 2) roof of the
rock-shed model with sand cushion reached ultimate state in the flexural failure mode.
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1. はじめに

我が国の国土，特に北海道は急峻な地形を呈してお
り，山岳部や海岸線の道路には落石災害を防止するた
めのロックシェッドが数多く建設されている．ロック
シェッドは，比較的大きな落石エネルギーに対応した
落石対策工であり，通常斜面に想定される落石要因に
応じて個別に設計されている．一方，これらの土木構
造物は長期に渡って供用されることとなるため，近年
の異常気象（ゲリラ豪雨など）や対象斜面の経年変化
により，設計当初には想定され得なかった新たな落石
要因が生じる場合がある．このような場合には，現状
のロックシェッドに補強を施し，要求される性能を満
たす，あるいは道路のルートを変更し，危険箇所を回
避するなどの対応が必要となる．しかしながら，これ
らの対応には多大な費用が必要となり，建設コストの
縮減が叫ばれる中で大きな負担となっている．
ここで，現行のロックシェッドの耐衝撃設計は，許

容応力度法に基づいて行われている．しかしながら，
著者らの過去の研究によれば，これらの構造物は終局
限界耐力に対して大きな安全率を有していることが明
らかとなっている．これより，性能照査型設計法の概
念を用いてロックシェッドの耐衝撃設計を実施するこ
とが可能になれば，新設設計の場合には構造のスリム

化が可能となり，補強設計の場合には補強工を合理的
かつ最小限に留めることができ，どちらの場合におい
ても建設コストの縮減が見込まれる．
このような状況下において，著者らは合理的な耐衝

撃設計法を確立するための基礎的な研究として，RC
梁部材に限定して各種 RC梁の衝撃実験および数値解
析的検討を実施し，性能照査型耐衝撃設計に資する静
的曲げ耐力算定式を提案している1)∼4)．また，構造系
に関する検討としては，実ロックシェッドの 1/4程度
の小型ラーメン模型に関する衝撃実験を実施し，破壊
に至るまでの耐衝撃挙動の把握を行った5)．
本研究では，現行設計と同様に緩衝材として頂版上

に 90 cm厚の敷砂を設置した実ロックシェッドの 1/2
縮尺模型試験体を用いた重錘落下衝撃実験を実施し，
繰り返し載荷により終局に至るまでの耐衝撃挙動に関
する検討を行ったので，その結果について報告する．

2. 実験概要

2.1 試験体概要
図－ 1には，実験に使用した RC製ロックシェッド
模型の形状寸法を示している．試験体は，実験ヤード
の大きさ，破壊までの入力エネルギー等を考慮し，1
ブロックの道路軸方向長さが 12 m，頂版厚 1 m，内空
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図－ 1 試験体の形状寸法
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図－ 2 試験体の配筋状況

幅 8 m程度の一般的な RC製ロックシェッドの 1/2縮
尺模型としている．これより，試験体は，外幅 5.5 m，
道路軸方向長さ 6.0 m，壁高さ 3.5 mの箱形構造とな
る．内空断面は幅 4.5 m，高さ 2.5 mであり，内空の
四隅にはハンチを設けている．部材厚さは，頂版，底
版，柱，壁共に 0.5 mとした．
図－ 2には，試験体の配筋状況を示している．鉄筋
比については一般的なロックシェッドと同程度として
おり，頂版下面および上面の軸方向鉄筋として D22を
125 mm間隔（主鉄筋比 0.73 %）で配置している．頂版
の配力筋については，鉄筋量が軸方向鉄筋の 50 %程
度を目安に，上面，下面共に D13を 125 mm間隔で配
筋している．鉄筋の材質は全て SD345 であり，力学
的特性は D22の降伏強度が 381 ∼ 400 N/mm2，引張強
度が 549 ∼ 571 N/mm2，D13の降伏強度が 378 ∼ 397
N/mm2，引張強度が 539∼ 564 N/mm2である．コンク
リートのかぶりは，芯かぶりで 75 mmである．コン
クリートの設計基準強度は 24 N/mm2 であり，実験時
の圧縮強度は 28.3 N/mm2であった．

2.2 衝撃実験概要
写真－ 1には実験状況を示している．実験は，敷砂
厚さを 90 cmとし，試験体の頂版中央部に質量 10,000
kg の鋼製重錘をトラッククレーンにより所定の高さ

写真－ 1 実験状況

まで吊り上げ，自由落下させることにより行ってい
る．使用した鋼製重錘は，直径が 1.25 m，高さが 95
cmで底部より高さ 30 cmの範囲が半径 1 mの球状と
なっている．実験に使用した敷砂は，アスファルト合
材用の細目砂であり，表乾密度は 2.56 g/cm3 である．
実験に際しては，頂版上に型枠を設置し，厚さ 25 cm
ごとに足踏みによって締め固めを行い，所定の厚さに
整形している．実験時の敷砂の湿潤密度（かさ密度）
は 1.531 g/cm3，含水比は平均 11.4 %であった．なお，
各実験ケース終了後には重錘落下位置，敷砂への貫入
量を調査した後，敷砂緩衝材を掘り返し，重錘落下点
直下のひび割れ状況を確認した後，所定の厚さに再設
置している．表－ 1 には実験ケースの一覧を示して
いる．
実験は，頂版中央部での繰り返し載荷を行ってお

り，弾性範囲内と想定される実験ケースとして落下高
さ H = 1.0 mおよび 2.5 mを設定した．その後 H = 5.0
mから落下高さを 5.0 mピッチで漸増させ，試験体の
頂版裏面コンクリートが剥落する程度まで実施してい
る．実験ケース名は，第 1文字目に敷砂緩衝材を示す
記号として Sを，第 2文字目には繰り返し載荷実験を
示す II，第 3 文字目には H の後ろに重錘の落下高さ
（m）を付し，それらをハイフンで結んで示している．

2.3 計測方法
本実験における計測項目は，1) 重錘の頂部表面に

設置したひずみゲージ式加速度計（容量 200 Gおよび
500 G，応答周波数 DC ∼ 3.5 kHzおよび 5 kHz）3 個
による重錘衝撃力，2) 非接触式レーザ変位計（測定
範囲 ±100 mm，応答周波数約 1 kHz）による試験体変
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表－ 1 実験ケース

実験ケース 緩衝工 重錘質量 載荷方法 落下高さ 入力エネルギー
t (cm) M (kg) H (m) Ek (kJ)

S-II-H1.0 1.0 98
S-II-H2.5 2.5 245
S-II-H5.0 5.0 490

S-II-H10.0 90 10,000 繰返し 10.0 980
S-II-H15.0 15.0 1,470
S-II-H20.0 20.0 1,960
S-II-H25.0 25.0 2,450
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図－ 3 変位計およびひずみゲージ貼付位置
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図－ 4 重錘衝撃力波形

位，3)鉄筋に貼付したひずみゲージによる鉄筋ひずみ
である．なお，図－ 3 には，変位計の配置位置およ
び鉄筋ひずみゲージの貼付位置を示している．衝撃実
験時の各種応答波形については，サンプリングタイム
0.05 ms，鉄筋ひずみおよび変位については 0.1 msで
デジタルデータレコーダにて一括収録を行っている．
また，各波形の高周波成分については，波形の概要が
生波形で把握することができるため，フィルター処理
を実施していない．また，各実験終了後には，試験体
のひび割れ状況をスケッチしている．

3. 実験結果

3.1 各種応答波形
図－ 4 ∼ 図－ 7 には，全実験ケースに関する重錘
衝撃力波形および載荷点直下（F-5）の鉛直方向変位波
形，柱上部（P-1）および壁上部（S-1）の水平方向変位
波形を示している．波形はいずれも重錘衝突時刻を
零として整理している．なお，落下高さ 25 mの実験
S-II-H25.0では，頂版裏面コンクリートが剥落する可
能性があったため，変位は計測していない．
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図－ 5 載荷点鉛直方向変位波形（F-5）
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図－ 6 柱上部水平方向変位波形（P-1）
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図－ 7 壁上部水平方向変位波形（S-1）

図－ 4より，重錘衝撃力波形についてみると，落下
高さの低い S-II-H1.0および S-II-H2.5では振幅の小さ
い 2つの正弦半波が合成されたような波形性状を示し
ているが，落下高さの増加と共に振幅の大きい第 1波
と振幅の小さい第 2波とに明確に分離していく様子が
示されている．また，第 1波目の正弦半波は落下高さ
の増加と共に振幅が大きくなっていくが，継続時間は
約 70 msと同程度となっている．第 2波目の正弦半波
については，落下高さの増加と共に振幅および継続時
間が若干増加の傾向を示すと共に，ピーク値発生時刻

が遅延している．これは，頂版の損傷が顕著となる落
下高さ H = 10 m以降に，落下高さの増加と頂版の累
積損傷による剛性低下のため変位が増大すること，お
よび，頂版が軟化することで 1回目の衝突後に変形が
戻るまでの時間が長くなることにより，2回目の衝突
に至るまでの時間に遅延が生じたものと考えられる．
図－ 5 より，載荷点直下の変位波形についてみる
と，いずれの実験ケースにおいても重錘衝突時刻よ
り 10 ms程度遅れて励起している．波形性状について
は，重錘衝撃力波形にほぼ対応しており重錘衝突初期
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図－ 8 変位分布図（道路軸直角方向，変形倍率：50倍）
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図－ 9 変位分布図（道路軸方向，変形倍率：50倍）

の単純な正弦半波とその後に続く振幅の小さい正弦半
波より構成されている．第 1波目の正弦半波は落下高
さの増加と共に振幅が大きくなっている．また，落下
高さの低い S-II-H1.0および S-II-H2.5では残留変位は
生じていないが，S-II-H5.0以降の実験ケースにおいて
は落下高さの増加と共に残留変位が増加していること
が分かる．
図－ 6，7より，柱上部および壁上部の水平方向変位
波形についてみると，柱上部においては，重錘衝突時
刻より 15 ms程度遅れて励起しており，壁上部におい
ては，重錘衝突時刻より 20 ms程度遅れて励起してい
る．波形性状については減衰自由振動となっており，
振幅は，落下高さの増加と共に大きくなっている．ま
た，頂版部の振動がほぼ収束したにもかかわらず，柱
および壁は振動状態であることが分かる．

3.2 変位分布
図－ 8，9には，各実験ケースのロックシェッド内縁
における変位分布を時系列で示している．図－ 8は，
道路軸中央断面に関する分布であり，図－ 9は，幅員
方向中央部の道路軸方向分布である．なお，変形倍率
は 50倍である．
変位波形と図－ 8，9の時系列変位分布より，S-II-

H2.5については，最大変位は t = 40 ms前後で生じる
ものの 1.5 mm 程度と小さい．第 2 波は，t = 120 ms
前後で生じ，変位分布図からもその変位が時系列で確
認される．また，図－ 9に示す道路軸方向分布に着目
すると，載荷点位置とブロック両端部の変位量を比較
すると，両端部の変位（変位計 5-1および 5-7，図－ 3
a参照）は載荷点（変位計 F-5）の 50 %程度の値となっ
ている．なお，残留変位は発生しておらず，ほぼ弾性
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図－ 10 最大重錘衝撃力，載荷点最大変位および残留変位と入力エネルギーの関係

挙動を示していることが分かる．
S-II-H10.0および S-II-H15.0においては，最大変位

は，いずれも t = 35 ms 前後で発生し，最大変位は
それぞれ 6.8 mm，11.9 mm，残留変位は 0.9 mm，1.3
mmとなっている．道路軸方向の変位分布についても
S-II-H2.5と同様に，載荷点の変位とブロック両端部の
変位を比較すると，両端部の変位（変位計 5-1および
5-7）は載荷点（変位計 F-5）の約 50 %と同程度の比率
となっている．
次に，S-II-H20.0について着目すると，変位波形の

最大値は t = 35 ms前後で生じ，最大変位が約 20 mm，
残留変位は約 3.4 mmとなっている．第 2波は，上記
ケースと同様に t = 120 ms前後で生じていることが分
かる．道路軸方向についても S-II-H2.5と同様に，載
荷点変位とブロック両端部の変位を比較すると，その
比は，上記ケースより小さく 40 %程度となっている．
これは，後述する残留変位と入力エネルギーの関係や
ひび割れ状況からも分かるように，入力エネルギーが
大きいことと，繰り返し載荷による頂版部の累積損傷
によって剛性が大きく低下したためと考えられる．
柱，壁部に着目すると，t = 40 msでは，頂版部が

大きく変形するのに対応して柱部も外側に変形して
いるが，壁部の変形は小さいことが確認される．これ
は，柱の剛性が壁部に対して約 1/3と小さいことに起
因するものと推察され，一般的な左右対称のラーメン
構造と異なる変形性状を示すことがあらためて確認さ
れる．

3.3 各種応答値と入力エネルギーの関係
図－ 10には，最大重錘衝撃力，載荷点最大変位（以
後，最大変位）および残留変位と入力エネルギーの関
係を示している．(a) 図に示す最大重錘衝撃力と入力
エネルギーの関係には，敷砂緩衝材を用いた場合にお
ける Hertzの接触理論に基づく振動便覧式6)に基づき，

かつ敷砂厚と落石直径の比から決定される割り増し係
数を考慮して算出した衝撃力（ラーメ定数：λ = 1,000
kN/m2，割増係数：α =（D/T）1/2 = 1.18，D：重錘径
125 cm，T：敷砂厚 90 cm）も併せて示している． (a)
図より，最大重錘衝撃力は落下高さの増加と共に増大
しており，その値は振動便覧式におけるラーメ定数を
1,000 kN/m2 とし，敷砂厚と落石直径の比に基づいた
割り増し係数を考慮することによって評価可能である
ことが分かる．

(b)図には，S-II-H1.0 ∼ S-II-H20.0までの 6ケース
における最大変位と入力エネルギーの関係を示してい
る．最大変位は，入力エネルギーが Ek = 1,470 kJま
では線形に増大しているが，Ek = 2,000 kJでは増加勾
配が大きく示されている．

(c) 図には， (b) 図の実験ケースに対応する残留
変位と入力エネルギーの関係を示している．残留変
位は，最大変位の場合と同様に，入力エネルギーが
Ek = 1,470 kJを境に残留変位の増加割合が大きくなっ
ており，Ek = 2,000 kJでは残留変位が急増しているこ
とが分かる．これは，入力エネルギーが大きい（20 m
落下）ことと，繰り返し載荷による累積損傷によって
劣化損傷が一層進んだことによるものと推察される．

3.4 敷砂緩衝材への重錘貫入量
図－ 11には，敷砂緩衝材への重錘貫入量と入力エ
ネルギーの関係を示している．図より，入力エネル
ギーが Ek = 980 kJまでは入力エネルギーの増加に対
応して重錘貫入量も増加している．しかしながら，そ
れ以降の入力エネルギーでは，貫入量は約 80 cm（層
厚の約 90 %）とほぼ一定値となっていることから，こ
の程度の貫入量が本敷砂の限界であるものと推察さ
れる．
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図－ 11 敷砂緩衝材への重錘貫入量

3.5 ひび割れ発生状況
図－ 12には，各実験ケース終了後のひび割れ状況
を示している．また，表－ 2 には，各実験ケースに
おける鉄筋ひずみの最大応答値を一覧にして示してい
る．ひずみの着目位置は，図－ 3 (b)に示す 3箇所で
ある．なお，S-II-H1.0ではいずれの部材においてもひ
び割れの発生は確認できなかった．
図より，頂版裏面のひび割れは，入力エネルギーの

小さい S-II-H5.0まではスパン中央部に曲げひび割れ

が発生し，その後 S-II-H10.0において載荷点を中心と
する放射状のひび割れが発生している．
さらに入力エネルギーが増大すると曲げひび割れの

増加および斜めひび割れが延伸する．S-II-H20.0では
曲げひび割れおよび斜めひび割れの密度が増加してお
り，この時点で残留変位も急増している．最終の実験
ケースである S-II-H25.0では，前述のひび割れが裏面
全体に分布すると共に，載荷点直下ではスパン方向の
曲げひび割れと断面方向のひび割れが直行し格子状の
ひび割れとなっていることが分かる．これより，コン
クリートが剥落に近い状態に至っているものと推察さ
れる．本ケースでは，頂版上面にも負の曲げによるひ
び割れも確認される．
表－ 2より，頂版下面中央のひずみ値を見ると S-II-

H20.0，S-II-H25.0でそれぞれ 2,202 μ，3,177 μ と降伏
ひずみより大きな値を示しており，ひび割れが頂版裏
面全体に広がり，剥離に近い状態になっていることを
裏付けている．
次に柱部に着目すると，入力エネルギーの小さい

S-II-H2.5 まではひび割れの発生は認められない．S-
II-H5.0以降のケースからは，柱部の外側上方に曲げ
ひび割れが発生し，落下高さの増加に伴いひび割れが
増加している．最終ケースの S-II-H25.0では，柱上部
内側ハンチ付け根でコンクリートの圧壊が生じ，頂版
と同様，終局に至っていることが推察される．頂版と
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表－ 2 鉄筋ひずみ最大応答値一覧

実験 頂版下面中央 柱外側上端 壁外側上端
ケース ε（μ） ε（μ） ε（μ）

S-II-H1.0 49 33 18
S-II-H2.5 190 102 55
S-II-H5.0 492 581 119

S-II-H10.0 1,261 1,359 690
S-II-H15.0 1,806 2,204 1,206
S-II-H20.0 2,202 6,531 1,613
S-II-H25.0 3,177 8,891 1,974

同様に鉄筋ひずみに着目すると，表－ 2より，柱外側
上端では S-II-H20.0，S-II-H25.0で，6,531 μ，8,891 μ
と降伏ひずみより大きく，柱上部が終局に至ったこと
を裏付けている．
壁部に着目すると，S-II-H10.0まではひび割れの発

生は認められない．S-II-H15.0以降では，壁部の外側
上方に曲げひび割れが発生し，落下高さの増加に伴い
ひび割れは増加するが，終局までは至っていないもの
と推察される．頂版，柱と同様に鉄筋ひずみに着目す
ると，表－ 2より壁外側上端では最終ケースの S-II-H
25.0で降伏ひずみ程度の 1,974 μ が発生しており，終
局までに至っていないことを裏付けている．

4. まとめ

RC製ロックシェッドの性能照査型耐衝撃設計法の
確立を最終目的に，耐衝撃挙動を把握することを目的
に 1/2縮尺模型に対する繰り返し重錘落下衝撃実験を
実施した．本研究により明らかになった事項を整理す
ると，以下のとおりである．

(1) 最大重錘衝撃力は，振動便覧式におけるラーメ定
数を 1,000 kN/m2 とし，敷砂厚と落石直径の比か
ら決定される割り増し係数を考慮することによっ
て評価可能である．

(2) 載荷点直下の最大変位および残留変位は，入力エ
ネルギーの増加に対応して増大するが，繰り返し

載荷による頂版部の損傷累積により剛性が大きく
低下した場合には残留変位が急増する．

(3) 敷砂緩衝材を設置した場合の RC製ロックシェッ
ドの頂版部には曲げ破壊型のひび割れが卓越して
発生する．

(4) 頂版部の終局状態が曲げ破壊型となる場合には，
柱上部も損傷を受ける．
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