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はじめに： プレローディッド・プレストレス（PL/PS）補強土工法は耐震性にも優れており，橋台や橋脚と

して用いた場合には，従来形式と比べて合理的構造となることから，その適用が求められている。しかし，

このような使用に対する設計法が十分に整備されていなかった。そこで本稿は，同じ設計条件を用いて PL/PS

補強土橋台と従来形式橋台とを比較設計した結果につい

て報告する。 

設計条件とモデル化：  PL･PS 補強土橋台の実用化に

関する研究の一環として，設計計算例を作成すること

にした。設計条件については，上部構造物は PC 箱桁

（桁長 50.0 m，スパン 48.66m），橋台の高さ 9.55 m（桁

上面から地盤面），地盤種別（Ｇ２地盤）である。  

図１に補強土構造体の設計モデルを，図２に小橋台

部の設計モデルを示す。本構造は，基本的には補強領

域と小橋台が緊張材のﾌﾟﾚｽﾄﾚｽによって締め付けられ

て一体となった構造体である。そこで，小橋台部と小

橋台を含む補強領域部（補強土構造体部）に分けてモ

デル化し，特にＬ２地震時を中心に設計断面の照査を

行った。 

計算結果：表１にＬ２地震時におけるPL/PS橋台の安

定に関する照査結果を，表２は同じく部材耐力に関す

る照査結果を示す。文献1)に示したように，基本的に

はＬ１地震動に対しては耐震性能Ⅰを，Ｌ２地震動に

対しては耐震性能Ⅱを満足することが基

本となるが，本計算結果ではＬ２地震時

において，安定，部材耐力とも耐震性能Ⅰ

の範囲に収まっている。ここで，耐震性能

Ⅰとは，基礎の応答塑性率が１以内，部材は弾

性範囲以内をいい，耐震性能Ⅱとは，基礎の安

定レベルについては応答塑性率の制限値 (2)以

内，ＲＣ部材の損傷レベルについては最大耐力

時の変形以内である性能を示す。 

従来橋台との比較：表３に設計条件を同じ

とした場合の従来（逆Ｔ式）橋台と PL･PS

補強土橋台との設計断面の比較を示す。試

計算の結果，地震時の変形量も従来橋台  
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(a)小橋台の荷重～回転角  （b）補強土体の荷重～回転角 

計算結果：荷重・回転角関係から，小橋台，補強土構造体とも降伏点に達

しておらず塑性率は 1.0 以下となった。したがって，塑性率は 1.0 以下（耐

震性能Ⅰ）であり，耐震性能Ⅱを満足する結果が得られた。 

図２ 小橋台の静的非線形解析モデル  
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図１ 補強土構造体の静的非線形解析モデル  

表１ Ｌ２地震時の安定に関する照査結果  



に比べて小さく，耐震性に優れて

いることが確認された。経済性に

ついては，PL/PS 橋台は多数の補

強材を使用する反面，基礎処理も

簡便であり，掘削土量，ＲＣ断面

とも小さいので，条件にもよるが

従来橋台よりも１～２割程度経済

的であると考えられる。また，従

来橋台の場合は支持地盤が深い場

合には杭基礎等を併用することに

なるが，PL/PS 橋台は地盤改良で

済むため，更にコスト・パフォー

マンスは高まると考えられる。  

表３ 従来橋台との断面の比較 

ＰＬ／ＰＳ補強土橋台 従来橋台（直接基礎の場合） 

  

検討概要： この形状のＰＬ／ＰＳ橋台は，Ｌ２地震時の設計震度

Kｙ=0.89 に対しても補強領域体，小橋台とも降伏が見られず，補強

材張力の損傷度も小さい。最大水平変位量も 14mm と小さいため，

設計上は余裕度の高い断面であると思われる。 

検討概要： この形状の従来橋台のＬ２地震時におけるく

体の降伏震度は Kｙ=0.422 である。また，パラペット上端

部の最大水平変位は 117mm であることから，設計で絞り

込まれた合理的な断面であると思われる。 

 

プレローディド・プレストレス（PL･PS）補強土工法を橋台に適用した場合の設計法を提案し，従来橋台

との比較設計を実施した。その結果，桁長 50m の橋梁を支持する場合でも，従来橋台と比べて合理的な断面

形状となることを確認した。 

今後は，これらの成果を踏まえて，実橋台・橋脚に多数用いられることを期待する。 
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(a)小橋台の M～φ曲線と損傷度  (b)ジオテキスタイルの損傷度  

計算結果：上図より，小橋台部はパラペットの根元で最も厳しいが，Mc 点以下であり

損傷レベル１，ジオテキスタイルの損傷度は全て 1.0 以下であり損傷レベル１である。

また，アンカー材も損傷レベル１であった。 
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表２ Ｌ２地震時の主な部材に関する照査結果  


