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土木学会第50回年次学術講演会（平成7年9月）

I -477 神戸高速鉄道大開駅被害状況

神戸高速鉄道齢

神戸高速鉄道僻 正員

俊明

飯田廣臣

庄 佐藤工業悌

佐藤工業悌

佐藤工業僻

正員

正員
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1.はじめに

平成 7年 1月17日に発生した兵庫県南部地震では、地震に比較的強いといわれていた地下構造物も被害を受け

た。神戸高速鉄道大開駅は中柱が破壌したために、ポックスラーメン上面スラプが折れ曲がって沈下し、ポック

ス断面がM字型に変形し、直上の路面が陥没した。地震による地下駅の大

規模な被害は世界で初めての出来事であり、その破壊のメカニズムを把握

することは、今後の耐震設計を考える上で重要である。本報では、そのよ

うな検討の資料として重要な大開駅の被害状況について報告する。

2.駅舎および周辺地盤の概要

大開駅は神戸市兵庫区に位置し、震度7の地域に含まれている。駅舎は

図ー 1に示すような地下2階鉄

筋コンクリート構造で、線路は

南西から北東に向かって敷設さ

れている。土被りは地下2階部

で約 4.8m、地下1階部で約

1.9mである。昭和37年 8月～

39年 1月に施工され、約12mの

掘削は親グイ横矢板による土留

めを用いて行われた。付近の地

盤は図ー2に示すように、砂、

砂礫、粘性土からなり、 N値は

5~30程度と変化している。埋

戻し地盤は砂質土で、地震後の

調査によれば、換算N値 5~15

程度であった。また、地震後の

地下水位は地表面下約 6~9mであった。

3.被災状況

地下2階の被害状況は場所により異なり、その

程度に応じて図ー3に示すような3つのゾーンに

分けられる。地下1階がある部分から南西側の地

下2階部（ゾーンA)では中柱（幅lOOOmmx奥行

き400mmx高さ3820mmの角柱，中心間隔3.5mに配

置）が完全に破壊し、図ー4に示すように、ポッ

クスラーメンの上面スラプ (800mm厚）は中央か

ら2.15m ~2. 40mの位置（折曲鉄筋が曲げ上げら

れて、正鉄筋の本数が減少した断面）に幅15cm~

20cmの亀裂が発生して折れ曲り最大約3m沈下し

た。側壁上部ハンチの下ではコンクリートが剥離

地下2階部

令

地下1階部
（コンコース）
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図ー 1
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神戸高速鉄道大開駅概略構造図
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図ー2 地盤構造

（地震後の調査結果による）
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図ー3 大開駅被害状況縦断図

し、内側の主鉄筋が座屈した。この部分の地山側には大きなひびわれが発生

しているものと思われる。側壁厚はプラットホームよりも上では700mm下で

は850mmとプラットホーム高さで変化している。このプラットホームよりも

上の側壁は、山側および海側とも内側に向って僅かに側れ込み、プラットホ

ーム直下では側壁のコンクリートが剥離し、かなりの漏水が見られた。この

部分にも地山側に貫通するひびわれが発生しているものと思われる。側壁下

部のハンチ付近にはひびわれは認められなかった。

海側 山側

□ 
図ー4 地下2階被害状況

断面図

地下1階がある部分の地下2階部（ゾーンB)には6本の中柱があるが、その内の中央部にある 3本は、柱上

端の山側および柱下端の海側のコンクリートにわずかな剥離が認められる程度の被害であった。

地下1階がある部分から北東側の地下2階部（ゾーンC)では中柱の下部が破壌され、鉄筋が座屈して上面ス

ラプが 5cm程度沈下した。この部分の側壁ではプラットホーム直下におけるコンクリートの剥離は認められず、

漏水も見られなかった。またハンチ付近に明確なひびわれは内側からは認められなかった。

プラットホームの両端にある妻壁のひびわれ発生状況を図ー 5に示す。いずれの妻壁にもせん断ひびわれが発

生しており、その程度は南西端の妻壁の方が多かった。地下2階

にある電気室・開閉所の線路直角方向の壁のひびわれ発生状況を

図ー6に示す。いずれの壁にもせん断ひびわれが発生しており、

かなりの水平方向地震力が線路直角方向に作用したことが分かる。

山側 海側

電気室 wヽツ1| || ||Y¥II開閉所

図ー6 電気室・開閉所の壁のひびわれ発生状況

4.考察

山側

m 
南西端妻壁

m 
北東端妻壁

図ー5 プラットホームの両端にある

妻壁のひびわれ発生状況

被害の詳細なメカニズムについては別途解析を進めているが、被害状況から判断できる駅舎の破壊メカニズム

は次のようである。線路直角方向の地震動が線路方向の地震動に比ぺて大きかったために、ボックスラーメンは

水平方向に変形した。ゾーンAの中柱は、この水平方向の変形と土被り荷重およびその鉛直方向地震力を受けて

破壊した。このため、上面スラプが折れ曲がって沈下し、側壁が内側に向かって引っ張られ倒れ込んだ。これに

対し、ゾーンCは、電気室、開閉所や、プラットホーム端の妻壁など、多くの線路直角方向の壁が近くに存在し

たために、ポックスラーメンの水平方向の変形がゾーンAに比ぺて拘束され、同じ土被りであるにもかかわらず

中柱の破壌程度が少なかった。ゾーンBでは他の部分に比ぺて土被りが少なくかつ線路直角方向の壁が多く存在

したために比較的僅かな被害にとどまった。
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困刀表層地盤の局所的な不整形性が地霙動特性に及ぽす影響

Effect of Local Irregurality of Surface Ground Structure on Earthquake Ground Motion 

〇中村晋（佐藤工業（株））．末宮岩雄（阿左）．吉田望（同左）

Susumu NAKAMURA.Iwao SUETOM 1.Nozomu YOSl:IIDA.4-12-20,Nihonbashi Honchyo,Chyuooku,Tokyo.103 

Research lnstiruce SATO KOGYO CO.LTD. 

連絡先 Fax:03-3661-2297 E-mail PXB10407@niftyserve.or.jp 

One and 1wo dimensional seismic response analysis with respect to SH wave field have been carried out 10 

make clear the relationship between seismic disaster at Daikai subway station due 10 Hyogoken,nunbu 

eanhquake and the spatial difference of intensity of ground motion due to local irregularity of surface ground. It 

is found that gravel layer like a lens shape strongly influences the spatial distribution of response displacement 

along the station and that the response of ground considering the irregularity has high correlation with the 

distribution of the settlmemnt of 1he ground over the ceiling slab due to the collapse of center pillar. 

1．はじめに

地震動の増輻特性は． 1次元的ではなく地層基盤面や地表

面の形状の不整形性や水平方向の層原変化等の地屈構造の

不整形，さらに地盤物性の揺らぎ等に起因し場所毎に異る

ことは良く知られている．これまでのそれら知見に萎づい

て地盤構造の不整形性に起因する地震動の空間的差異が

1995年兵雇県南部地震による土木・建築構造物の被害に及

ほす影響を把握することは極めて重要であると考えられる．

ここでは，近代様式の地中構造物として初めての大被害

を被った神戸高速鉄道・大開駅の周辺地盤にみられる局所

的な不整形性が地震効特性に及ぼす影堪について検討を行

った結果を報告する．その際．駅縦断方向の局所的な不整

形性を考慮した2次元有限要稟モデルを作成し．駅横断方向

つまり面外方向の非線形地霙応答を等価線形化法による2次

元地震応答解析(SupcrFLUSH-SH)により実施し． SHAKEによ

る．1次元地震応答解析との比較を行った．

2．解析地盤モデルおよび入力地震動

大開駅縦断方向の地盤＂は．図 4に示す地質構造から分る

様に砂礫層がレンズ状に介在している．駅上の道路の陥没

は高速長田駅側の1層部にて砂礫層から沖積砂層に変化する

位置にて顕著となっている．解析には．駅縦断方向の120m

区間に新閉地および高速長田駅側の30m加えた180m区間

の地盤をモデル化した．基盤深度は常時微動特性に基づい

て詮定したGL-45mとし，せん祈波速度は500m/sとした．

入力地震動は，関西地震観測連絡協議会により神戸大学

で観測された波（最大加速度： 328gal)．神戸市がポートアイ

ランドで実施していた鉛直アレー観測で得られた観瀾波を

用いl次元重複反射理論より袖出した最深部の入射波成分

（最大加速度： 708gal)の2つを用いた．

3．解析結果

先ず，各入力波に対する地表面最大応答加速度・変位の

分布を2次元招析および1次元解析について図-2に示す．こ

れより，砂礫吊部における変位応答はその周辺地盤より小

さな値となっている神戸大学波に対しては1,2次元解析の

差異はみられないが．ポートアイランド波に対しては砂礫

洛部で1次元解析が2次元解析に比ぺ大きな値となってる．

加速度応答については．神戸大学波については砂礫層の影

'息さらに招析次元の差異はみられない．しかし．ポートア

イランド波に対しては，変位応答と同様の砂礫陪祁の応答

がその周辺地盤より小さな値となり， 1次元解析は2次元解

析より大きな値となっている．被害の応答の分布と比較的

良く対応していると考えられる．

さらに．地中構造物の耐霙性を評価する上で冠要な深度

方向の殴大変位分布のうち図-2中の高速艮田駅側から57m

の位閤（沖積砂層から砂礫店に推移する位置）における1.2次

元解析による分布の比較を図-3,2次元解析による各位置の

分布の比較を図.4に示す．地盤変位の分布形状は解析次元

によらず沖積砂層にて急激に増大している．さらに．その

傾向はいずれの地点にも同様にみられる．

4あとがき

大開駅の周辺地盤にみられる局所的な不整形性に起因す

る地震動特性の空間的差異と披吝との関係を把握するため

に面外2次元地震応答解析と1次元地霞応答解析とを実施し

た．それらの結果の比較により．砂礫層が地霙勁特性に及

ぼす影笞は大きく．地震被害を考える上でも重要であるこ

と．さらにSH波動場に対する解析次元の差異は神戸大学波

を入力した湯合には認められないもののポートアイランド

波を入力した場合のはかなり認められることも明かとなっ

た．

参考文献

1)咲戸敏夫他．大関駅の被吝とその要因分析阪神・淡路大震
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［阪神・淡路大震災に関する学術講濱会論文集 1996年 1月】

神戸高速鉄道・大開駅の被害とその要因分析

神戸高速鉄道（株） 廣戸敏夫＊

日本鉄道廷設公団 梅原俊夫拿＊，青木一二三＊＊

佐藤工業（株） 中村晋＊＊＊，江寄順一＊＊＊，末富岩雄＊＊＊

兵庫県南部地震により神戸高速鉄道・大開駅は，中柱の圧壊により上床版が沈下し，直上の国道

28号線に陥没が生じるという被害を受けた．本報告は，地中構造物の耐震性を評価する上で重要な

資料とするため，大開駅の被害状況を明確に示すこととそれを踏まえて被害要因を分析することを

目的としている．被害要因推定は，動的解析に静的弾塑性解析を加えた2段階解析により行った．

被害状況として，妻壁に見られるひび割れから駅横断方向に強い地裳動が作用したこと，上床版の

破壊を免れた新開地駅側の中柱の損傷はせん断破壊であること等が推測される．構造物部材の実強

度，埋め戻し材の材科特性等に基づいた解析より，側壁等が曲げ降伏に至る時点で中柱が曲げせん

断破壊するという損傷過程が得られ，状況と良く対応している．

1.はじめに

兵庫県南部地震により神戸高速鉄道・大開駅は，

中柱が圧塩したことにより上床版が折れ曲がり沈下

し，直上の国道28号線に最大で2.5mにも及ぶ陥没

が生じるという大きな被害を受けた．大開駅の被害

要因については被害形態からせん断破壊であろうと

の指摘 i)もあるが，一般にコンクリ．ート構造物の破

塩モードを破壊状況から判断することは困難である

と言われている．

本報告は．現存また今後建設される地中構造物の

耐震性検討に有用な資料とするため，大開駅の被害

状況を明確に示すこととそれを踏まえて被害要因を

分析することを目的としている．被害要因の分析と

しては構造物の損偏モードおよび損傷に至る過程を

把握するため．兵庫県南部地震における構造物の応

答を推定するための動的解析に構造部材の非弾性挙

動を評価するための静的弾塑性解析を加えた2段階

解析により行った検討の結果を示す．

2．大開駅の被害状況と周辺地盤の状況

(1)大開駅の被害状況

大開駅は図-1,2に示した様に改札のある地下l

キーワード：地中構造物，中柱，地震被害

•神戸高速鉄道（株）専務取締役．076(351)0818

••日本鉄道建設公団設計技術呈．03(3506)1861

•••佐藤工業（株）中央技術研究所，03(3661)2297

階，プラットホームのある地下2階（以後，一層部と

呼ぶ）から構成される地下2階の鉄筋コンクリート揖

造となっている．ただし， 2階構造となっているの

は改札口のあるコンコース部分となっている．

一層部は，上下線に対する2つのプラットホーム

を有し．ほぼ南西から北東の方向に120mの長さを

有している．断面方向の幅は17m,高さが7.17mの

ポックスラーメン構造となっている．その中央部に

は，高さ3.82m,幅0.4m，奥行き 1.0mの鉄筋コン

クリート支柱（以後，中柱と呼ぷ）が3.5m間隔で35

本配置されている．この中柱は上床版（厚さ0.85m) 

と下床版（厚さ0.85m)中に段けられた梁（それぞれ

高さ；l.6m,l.75m（内ハンチ部0.2m))と接合されて

いる．コンコース部分には地下2階に電気室および

開閉所があり，比較的壁の多い構造となっている．

また，一層部の土被りは4.8m程度，コンコース

部分では土被りが1.8m程度となっている．

一層部の断面配筋として鉄筋は丸鋼を使用してお

り，側壁の主筋は;22.19, 16,上・下床版はり
25, 22,中柱は図-3に示した様に j32(30本）であ

る．中柱の帯鉄筋は+9(c.t.c.350)を使用しており，

全体を巻き込む通常の配筋（定着部は直角フック）と

稲妻筋と呼ばれる柱両側面の鉄筋を4本おきに交互

に巻き込む配筋となっている．

各部材のコンクリートと鉄筋の強度特性を表-1に

示す．また，表ー1中には設計基準強度もあわせて示

している．表ー1中の実強度は中柱と側壁を対象とし

4-3-8 



地下1府邸
（コンコース）

ほこE益呻i霊エ奎―~-更P―聾

““> ユ ““ h” 
12za | 

1-1 Sべ9IOn

＝＝9マ, g 

地下2階器
P• 

引 g, 
胄西 令 29置 北東 新

山爾1 '゚ 2 ^  
上9*-ム とり＊—,.

f9*-,. Tり拿—,.

↓ 
120000 

図4 大開駅平面

こ

図•3 中柱断面配筋

て実施したテストハンマー試験より得られた圧縮強

度の平均値である． ここで，テストハンマー試験1：：

よる圧縮迪度の評価には経年劣化を考慮するための

影響係数は考慮していない．中柱より採取した8試

験体(I1 S 0)の圧縮強度の平均は405kg/cm1とテス
トハンマー試験より大きな値となっているが，テス

トハンマー試験の111の範囲内であることから，テ

ストハンマー試験の結果をここでは用いる．

まず，構造物の被害の内，駅部縦断方向に沿った

中柱の被害状況を図.4に示す．コンコース部以西（高

速長田駅側）の中柱はほとんど圧塩している．また，

コ・ンコース部以東（新開地駅側）では中柱の脚部に破

壊が生じていた．一方，コンコース部では，高速長

田駅側の2本の柱の上部が破壊しているが，被害は

中柱の上・下部にコンクリートの剥離がみられる程

度と比較的健全であった．

被害を程度と構造に応じて，図-4に示す様に駅縦

断面を 3つのゾーンに分ける．それら各ゾーンの被

害概要を以下に示す．

<Aゾーン＞

図.5に示すように中柱が完全に破壊し，上床スラ

'開 2 §, 
地 g 

漬胄・駅 g 
側
伍心IO 1,co '“ 虹

” I 3匹

2・2Secnon 

図-2代表断面

表ー1各材科の強度特性--
I 

材料 部材
設計基準張度 ＇ 実強度

＇ 

(kg/cm1) （標準偏差）
(kg/cmう

上・下床版

コンクリート 側壁
210 380 

中柱 240 
(27) 

I 鉄筋 全部材 ． 3120 

プ(800mm厚）は中央からl.75 m ~2.00mの位置（折

曲鉄筋が曲げ上げられて．正鉄筋の本数が減少した

断面）に幅I.5~20cmの亀裂が発生して折れ曲り最大

2..5m沈下した．

側壁上部ハンチの下ではコンクリートが剥離し、

内側の主鉄筋が座屈した．この部分の地山側には最

大200mmの大きなひびわれが発生していた．側壁

厚はプラットホームよりも上では700mm下では

850mmとプラットホーム高さで変化している．こ

のプラットホームよりも上の側壁は、山側および海

側とも内側に向って僅かに倒れ込み，プラットホー

ム直下では側壁のコンクリートが剥離し，かなりの

漏水が見られた．この部分の地山側には施工継手が

あり．継手面でひびわれが発生していた．側壁下部

のハンチ付近にはひびわれは認められなかった．

プラットホーム端部にある妻壁のせん断ひび割れ

の状況を図疇6に示す．その程度は新開地駅側の妻壁

のより多い．

<Bゾーン＞

中柱6本のうち中央部にある3本は．柱上端の山側

および柱下端の海側のコンクリートに僅かな剥離が

4-3-9 
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図•4．大開駅縦断方向の被害状況

ニ
図-5中柱(No.10)の破壊状況
山側 海側

電気室 開閉所

図-7電気室・開閉所のひび割れ状況

m 図-9妻壁のひび割れ状況（新開地側）

認められる程度であった地下 1階部が沈下した位

置にあたる地下2階部の中柱は鉄筋が提灯状に膨ら

んで圧壊しており． A領域の崩壊に引きずられて地

下1階の下床版が傾いて沈下したことが分かる．

地下2階にある電気室・問閉所の線路直角方向壁

のひびわれ状況を図グに示す．いずれの壁にも X方

向にせん断ひびわれが発生しており．かなりの水平

方向地震力が線路直角方向に作用したことが分かる．

<Cゾーン＞
図ー8に示す様に中柱の下部が破壊され，鉄筋が座

屈して上面スラプが 5cm程度沈下した．中柱の破

壊位置では，図-3に示した稲妻筋が鉄筋の提灯状の

座屈を拘束し，帯鉄筋の役割を果たしている． この

部分の損傷モードはコンクリートの剥離等の破壊状

懇よりせん断破壊であろうと推定される．

また，側壁にはプラットホーム直下におけるコン

クリートの剥離は認められず、漏水も見られなかっ

またハンチ付近に明確なひびわれは内側からはた．

認められなかった．

m 
図 6妻壁のひび割れ状況（高速長田側）

二
山側 海側

図-8中柱(No.31)の破壊状況
•一-一~； 

L 

図-10構造物の変形

プラットホーム端にある妻壁のひびわれ状況を図

-9に示す．ひぴわれの数等の損傷の程度は高速長田

駅側に比ぺ小さい．

妻壁や電気室内の壁にみられるせん断ひび割れや

Cゾーンにおける中柱の破壊状況に基づいて駅舎A

ゾーンの破壊のメカニズムを推定すると，周辺地盤

の震動により駅横断方向のボックスラーメンに図—

10の様な変形が生じ中柱に発生した断面力が中

柱に作用している上載土に起因する軸力に加わり中

柱の耐力以上の断面力が作用し圧壊したものと考え

られる． Cゾーンは中柱の破壌という意味ではAゾ

ーンと同様であると考えられるが，妻壁の損裔が高

速長田駅側より少ないことから駅横断方向の変形が

Aゾーンより小さく．上床版が被害の軽微なBゾー

ンの中床版とプラットホーム端の妻壁などに支えら

れた正方形に近い版(17X21)として上載土の重量

に抵抗し崩壊を免れたものと考えられる． Bゾーン

は他ゾーンに比べ土被りが少ないため中柱に作用し

た常時・地震時の軸力が比較的小さいことに加え．

線路直角方向に電気室、開閉所等の壁が多く存在し

4-3-10 



水平方向の変形を拘束したために，被害が軽微であ

ったと考えられる．

(2)道路の変状および周辺地盤構造

中柱の圧壊による上床版の崩壊・沈下により駅上

の道路には陥没が生じた．道路の沈下量を0.5m間

闊で図•l Iに示す．図には駅周辺で実施した地盤調

査結果に基づく土質縦断構造もあわせて示す．

道路の沈下は図•4 中の Aゾーンにおける中柱位置

を中心にくの字状に生じ，中柱位置では1.0~2.5m 

となっている．特に，高速長田駅側から東方へ約

20~35mの位置における沈下量は大きく．最大

2.5mとなっている．沈下の影響は，側壁位置より

外側にも及んでいる．

大開駅周辺地盤の土質縦断構造． N値および速度

構造は，図-11に示したとおりである．ここで．土

質の縦断構造は大開駅の高速長田駅側，新開地駅側

の地点および両者の間の3地点で実施した地盤調査

結果に（財）JR鉄道総合技術研究所が実施した調査結

果(No.D-1)を加えた4地点の情報に基づいて推定し

た． No.D-1地点では弾性波探査が実施されており，

得られたS波およびP波速度構造もあわせて示す．

新開地駅付近の旧湊川から新湊川の間の神戸高速鉄

辺沿いの地盤は後背低湿地帯であり，図-11に示し

た様にGL-15~ 17m以深には，N値が50以上， S波

速度が280~400m/sの支持層が存在している．そ

の上層にはS波速度が100~240m/s,N値が4~13 

の砂質士，粘性土およびN値が18~41の礫混じり

砂層の互層構造となっている．大開駅の海側と山側

の調査地点である No-3. D-1地点の土質はほぼ同様

であることから，南北方向の駅周辺の地層はほぼ成

層構造であると考えられる．さらに． GL-5~8mに

はS波速度が220m/s, N値が30~41の砂礫層がレ

ンズ状に介在している．大開駅周辺の地下水位は地

震後の調査ではGL-6-8mと周辺地盤の建設当時の

調査結果であるGL-3~4mに比べかなり低い値とな

っている．

次に，大開駅構築に用いた埋戻し土であるまさ土

の特性を示す．弦度特性を把握するために実施した

標準貫入試験による N値および3成分コーン貫入試

欺より得られた換算N値の深度分布を図．12に示す．

GL-lOm以浅のN値は5~15となっている．また．

現位置で採取した不撹乱試科（プロックサンプリン

グ）を用いた中空ねじりせん断試験摂による動的変

形特性試験の結果を図-I 3に示す．試験条件として，

等方圧密下での拘束圧0.5,l.Okgf/cm1, 異方圧密

下での拘束圧0.5kgf/c町の3ケース実施した．図よ

り条件に拘らず．せん断刷性低下率(G/Go)とせん

断ひずみの関係はほぼ同程度となってる．

3.被害妻因の分析

(I)分析手法

まず，兵庫県南部地裳による構造物の動的応答を

適切に・推定しなければならない．その際，地盤材科

は非線形性を考慮し，揖造物は弾性体として取り扱

う．その際部材潮性を弾性時の5割(S2地震相当）

に低減することによりひび割れや降伏等に伴う部材

の剛性低下を等価線形的に考慮する手法＂により，

構造物部材剛性のモデル化を行う ．しかし，この手

法では部材の端と端の間は結合され，塑性ヒンジに

よる応力の再配分等を適切に評価出来ないため，発

生断面力を大きく評価することになると考えられる．

次に，各部材損搭の定量的評価を行うため，部材

の弾塑性挙動を考慮した構造部材のみのボックスラ

ーメンモデルの静的弾塑性解析を実施し，部材の損

搭モード，さらに損侮の過程を定嚢的に評価する．

その際，動的解析により得られた断面力を入力荷重

として用いる．

この様に動的解析に静的弾塑性解析を組み合わせ

た2段階解析による手法により，各部材の損惚モード

とそれに至る過程の推定を行う．

(2)動的解析による地震応答の推定

a)解析手法

解析には地盤材科の非線形性を考慮出来る2次元

有限要素解析コード「Super-Flus h」を用いた．入

カ地震動としては水平動のみならず上下動も考慮す

る．一方，上下動を考慮した解析を行う場合，地盤

物性のうちその増幅を支配するヤング率や体積弾性

定数の値やそれらの非線形性の評価が謀題となる．

体積弾性定数はせん断ひずみに依存しないことが指

摘＂されている．そこで，まず水平動に対する応答

より 1尋られる側方境界の成層地盤における収束せん

断剛性と初期体積弾性定数よりポア‘ノン比を算出す

る．得られたポアソン比と水平動のみの解析により

得られた各層の平均収束せん断剛性を用い，水平勁
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と上下勤を同時入力した際の地震応答解析を行う ．

入力地裳動には関西地震連絡協議会により神戸大

学で観測された記録を用いた．ただし，水平成分は

観測されたNS.EWの2成分より大開駅横断方向に変

換した成分とした．

b)地盤および構造物のモデル化

対象断面位置における地盤モデルおよび地盤定数

を図・14に示すとおりであり，その境界条件として

側方にはエネルギー伝達境界，底面には粘性境界を

設けた．この地盤モデルは大開駅周辺で測定した常

時微動の特性に基づきせん断波速度500m/sの大阪

層群上層までをモデル化している．地表層から順に

せん断波速度240m/sの第5層までの勤的変形特性は

安田ら＂による平均粒径 D50と平均有効拘束圧との

関係式，埋め戻し土は現位置より採取した不撹乱試

科の試験結果に基づいて設定した．せん断波速度が

330m/sの第6層以深の層は減衰定数2％の線形材科

とした．

一方，揖造物はビーム要素にてモデル化した． t.:

だし．閑角部は剛域を考慮し剛体I::::―ーム要素により

モデル化した：各部材の剛性は鉄筋も考慮した単位

奥行き当りの値である．

C)地盤，構造物の動的応答の推定結果

地震応答解析により得られた地表面位置の最大加

速度は図-15に示す様に水平・上下成分とも400gal

以上の気象庁震度階の震度7に相当する値となり，

大開駅周辺で気象庁が報告した震度階と対応してい

る．地中揖造物の耐震設計上重要な地盤内の最大相

対地盤変位分布を図-16に示す．これより，上床版

の深度に着目すると構造物近傍の応答変位が周辺地

盤より l~2.0cmほど小さな値となっている．これ

は，強い地渡動により周辺地盤の剛性がかなり低下

し，構造物の剛性が地盤より強くなり周辺地盤の変

形を拘束したためと考えられる．

次に，構造物の応答断面力のうち中柱上端部（梁

下）における常時軸力を加えた作用軸力と地震応答

曲げモーメ ン トの経時変化と部材耐力（一点鎖線）と

の比較を図•17 に示す．これらの値は単位奥行き当

りの値である．まず，中柱に作用する軸力は，常時

に98.7~102.4t前後（約88kgf/cmり，地震時の増分

が55.2~56.4t（約48kgf/cmうであり，表・1に示し

た中柱コンクリートの設計基準強度に対する比

68%(=(88+48)/240)．調査や試験により得られた

地震時推定強度の36％とかなり高い値となっている．

また．最大曲げモーメントは8.17秒近傍のみなら

ず5.3秒近傍にて終局曲げモーメ ン・トより大きな値

となっている．側壁や上・下床版の隅角部において

も同様な傾向が見られる．中柱の応答が終局曲げモ

ーメントを最初に越えた時点（5.3秒近傍）における

応答軸力に常時軸力を加えた値に対する中柱の靭性

率（終局曲げモーメ ン トと降伏曲げモーメントに対

する部材回転角の比）は1.3と小 さい．このこ とから．

応答曲げモーメ ントが降伏曲げモーメントを最初に

越えた時点で破塩する可能性があると考え られる．

また．土木学会によるコンクリートと鉄筋のせん断

耐力を合わせた式により算出した終局せん断耐力＂
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ーメント～回転角関係はひび割れ曲げモ

ーメ ントMc，降伏曲げモーメ ントMy,

終局曲げモーメントMuに対して逆対称

原点指向型トリリニアモデルを用いた．

ここで各モーメントは常時軸力 と地震時

の軸力を重ね合わせた軸力に対して算出

した．

図-16地盤・構造物の応答変位の最大値分布

は19.3-tであり ．終局曲げモーメント (40.7t・m)と

せん断スパン(I.9 m)の比より得られる抵抗21tより

小さな値となり．せん断破壊の可能性もある．

(2)被害⑩壊）モードと過程の推定

a)解析手法

解析は図•18 に示す様に構造部材を剛域端にパネ

を設ける材端剛塑性パネ法によりモデルし，勤的解

析により得られた各部材の断面力を静的に作用され

ることにより実施した．その作用地震荷重は．中柱

の応答が最初に終局曲げモーメントを越える時刻に

おける各部材端の軸力とせん断力を50分割し．逐

次増分させながら作用させた．また，常時断面力を

初期応力として作用させた．

b)構造部材の非線形性のモデル化および耐力

バネ間の部材は梁要素を用いた．バネ郎の曲げモ

C)部材損伍モードおよび過程の推定

作用荷重と上床版と下床版の相対変形

8の関係を図ー19に示す．ここで，作用荷重は加え

る全荷直により正規化した比率として示している．

最初に降伏する部材は中柱であり ，その直後に中柱

にせん断破壊が生じる．その際の他の部材にはひび

割れ以上の損傷はみられない．継筑的に荷重を増加

すると，荷重レペルが0.69,相対変位が1.64cmに

なった時点で中柱に曲げ圧縮破壊モードが生じる．

このことから．Aゾー ンの崩壊は中柱の曲げせん

断破壌により生じたものであると推測される．側壁

上部ハンチ下の損傷は，地霙力によるものではなく

中柱の破壊に起因した上床版の変形により生じたも

のと推定される．

4.あとがき

ここでは，先ず1995年兵庫県南部地震により若
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図-19作用荷重レペルによる部材損傷モードの関係

o. 一
しい地震被害を受けた神戸高速鉄道・大開駅におけ

る被害状況を示した． また，被害機構を把握する上

で必要な構造特性，周辺地盤特性を示した．最後に．

構造物の損傷モードや損搭に至る過程を2次元勤的

地震応答解析と静的弾塑性解析の組合せた2段階

以下のことが明ら

かとなった．

i)大開駅の被害は損傷の程度から中柱が圧塩し上床

版の陥没さらに道路も最大2.5m陥没したコン

コースから高速長田駅側のAゾーン，駅部中柱に

Aゾーンの影響域以外で損笞が軽微であったコン

コース，駅部の2階構造のBゾーンさらに中柱は

せん断破壊しているが上床版の沈下が5cm程度で

あるCゾーンの3つのゾーンに分類される．

ii)構造物の実迪度や埋め戻し材の材料特性に基づ

至ったと推定され，

ZZ2 

: Jンク'J-111iげひび
割れ発生位置

・・降伏とンゲ発生位

置（鉄筋の降伏）

：せん断磁塩に違

した位置

：曲If破塩に浬し
た位置

いた解析により，中柱は他部材に降伏等の損搭が

見られる前にせん断破塩または曲げせん断破壊に

被害状況と良く対応している．

大開駅上床版の陥没は中柱の破壊により上載土荷

重を上床版が支えられなくなり生じたものと推測

される．

参考文献

l)土木学会編：土木学会阪神大震災震災開査第二次報告

会資料．pp.l 33 -l 40, l 99 5. 

2)土木学会原子力土木委員会編：原子力全て所屋外重要土

木揖造物の耐震設計に関する安全照査マニュアル，

1992. 

3)安田進他：種々の不撹乱土における劾的変形特性．第20

回土質工学研究発表会．pp.539-542,l985. 

DAMAGE TO DAIKAI SUBWAY STATION, KOBE RAPID TRANSIT SYSTEM 
AND ESTIMATION OF ITS REASON 

Teruo YAMATO, Toshio UMEHARA, Hifumi AOKI. Susumu NAKAMURA, Jyunichi EZAKI and Iwao SUETOMI 

The Daikai subway station.Kobe Rapid Transit System, was seriously damaged during Hyogoken-

nanbu earthquake 1995. The ceiling slab was collapsed and route 28 above the floor was settled. These 

were caused by failure of the reinforced concrete columns. The test hammer test and the laboratory soil test 

were carried out to obtain the actual concrete strength and dynamic defonnation characteristics of filled soil 

material. Furthermore, in order to make clear the reason why the sutructure was damaged, second step 

analysis were conducted. As the first step Dynamic response analysis was carried out, Non-linear Static 
analysis considering non linear relationship was carried out as the second step. Cracks at the end wall and 

failure of the columns indicate that severe lateral seismic force applied to the trnsverese section of 

structure. It is concluded that center columns failed due to bending and shear failure mechanism. based on 

the analysis. 
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【阪神・淡躇大震災に関する学術講演会論文集 1996年 1月］

実験に基づく大開駅の既設および復旧柱の

耐力および変形性能

日本鉄道建設公団飯田廣臣＊．青木一二三＊＊，梅原俊夫＊＊

佐藤工業（株） 中村晋＊＊＊，岡村達也＊＊＊＊

神戸高速鉄道・大開駅は，中柱の耐力不足に起因して圧壊したことにより上床版が折れ曲がり沈

下し，直上の国道28号線に最大で2.5mにも及ぶ陥没が生じるという大きな被害を受けた．復旧に際

して，中柱は， 45X45の角形鋼管により補強されたRCltを3体連ねた柱として構築した．

本論は，復18した中柱の耐力や変形性能などの耐震性能を把握し兵庫県南部地震クラスの地裳の

再来に対する復旧柱の耐震安全性を確認するため上載土被り荷重相当の軸力下での水平方向交番戟

荷実験を，被災を受けた既設柱とあわせて実施した．さらに，現存および今後建設される中柱の耐

震性を確認するため，現行基準類に基づいて設計した柱についても実験を実施した。この結果，復

旧柱は兵庫県南部地震クラスの地震に対しても充分な耐震性を有していることが明かとなった．

1，はじめに

神戸高速鉄道・大開駅の被害は近代様式の地中構

造物の被害として初めてである．それは，駅横断方

向の震動により中柱が曲げせん断破壊し，中柱が圧

塩つまり上載荷重に対する耐荷力を失うことにより

生じたと考えられる l)．中柱のその様な破壊は，構

造物に作用する地霙力が大きかったことのみならず，

大開駅の有する構造条件に起因し，かなり高い軸カ

(100 kg/cmりが常時作用していること，引張鉄筋比

が2.4％と多いこと，帝鉄筋比が0.09%と少ないこ

と等から，せん断に対する耐力や変形性能が十分で

なかったことなどが考えられる．大開駅は1995年8

月に通過駅として部分的に復旧され，神戸市の東西

を結ぶ交通機関としての複能をほぼ回復している．

中柱は45X45の角形鋼管により補強したRC柱を3

本連ねることにより再構築した．

復旧された大開駅の耐震安全性を確認するため，

復1日した中柱（以後，復旧柱と呼ぶ）の耐震性能を実

大規模の試験体を用いた水平交番載荷実験に基づき

キーワード：中柱．耐力．変形性能．水平交番載荷実験

・日本鉄道建設公団大阪支社（旧神戸高速鉄道（株））．

06(374)7953 

．．日本鉄道建設公団設計技術室．03(3506)1861

．．．佐藤工業（株）中央技術研究所．03(3661)2297

．．．．佐藤工業（株）土木設計部設計謀．03(3661)4795

評価した．その際，大開駅の被害要因の分析や被災

した既設柱に対する復旧柱の耐力向上の程度を把握

するため，既設柱の耐力や変形性能も実験により確

認した．さらに，現行の鉄道標準および建築学会の

指針に基づいて設計された柱の酎力，変形性能の確

認実験も，現行基準類の謀題を把握するために実施

した．ここでは，それらの結果を報告する．

2．実験概要

(1)試験体概要

地震時における大開駅の変形挙動より中柱に発生

する曲げモーメントの分布を勘案すると，実験の対

象とする試験体は中柱の有効高さ3.82m（上・下床版

中の梁上のハンチ間）の半分(I.9m)をモデル化すれ

ばよいことになる．すると，実柱の耐力や変形性能

は柱頭妙ヅ状態で実験を行うことにより得られる．

試験体はi)被災した既設柱(Casel),ii)角形鋼管

（厚さt=l2mm)を用いた復1日柱(Case2-1,2),iii)現

行の設計指針に基づいた曲げせん断を受ける部材と

して設計した柱(Case3-1,2)の5体製作した．その構

造特性の一覧を表-1,柱の横断面を図-1に示す．

ここでi)については，大開駅中柱（神戸高速東西

線構造物設計示方書．昭和37年に基づいて設計）と同

様の断面配筋となる様にモデル化した．柱のコンク

リート張度300kg/cm2は，復旧柱の耐力向上に及ぼ

す鋼管の影響を定量的に把握すると言う観点から，
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表ー1試験体一覧

試験体名 Casel Case2-1 Case2-2 Case3・1 Case3-2 

柱寸法 400X400 450X450 400X400 ビ］軸応力度

9カ，J-ト強度 307 315 

IOOkgf/cm' 

339 274 275 1 、"＇ascl 
使用サント 早強セメント 普通セメント □)こ）］材質 SR235 SD345 
主
本数 12-;32 12-D32 

筋
鉄筋比 6.03% 5.32% 5.25% 5.96% 

材質 SR235 SD345 Case2-l Case2-2 

本数 , 9@350 D13@300 D】0@1004-D10@100 そ］彗］帯 0.2% 
筋 鉄筋比 0.09% （角型鋼管も考慮し 0.36% 

た場合5.52%)

かぷり 35 31 40 

角型鋼管柱

゜
• 

実柱の漁度400kg/cm1とは異なる復旧柱の強度と同

じ値に設定した．また，帯筋には稲妻筋をモデル化

し9¢を使用している．

ii)については，復旧柱の主筋は，下床版より

30cmから60cmの区間まで残置下床版に配筋されて

いる丸鋼と新設部の異形鉄筋がエンクロース・溶接により

接合されて配筋されている．従って，下床版近傍を

模擬したCase2・］と上床版との接合部を模擬した

Case2-2の2ケースの試験体を作成した．なお，鋼

管は柱脚部でス97・コンクリートと接しており，軸力を負担

する機構となっている．

また， iii)については軸力を考慮した構造細目に

対する明確な規程のない土木仕様（鉄道構造物等設

計標準・同解説）と規程のある建築仕様（鉄筋コンク

リート造建物の終局強度型耐震設計指針・同解説）の

2つの試験体を作成した．

各試験体の断面形状はいずれも正方形とした．こ

れは，復旧柱の耐力および変形性能が45X45の角

形鋼管による補強RC柱1体の単純な倍率として評価

出来ること，被災を受けた既設柱の断面（高さ40cm,

糀）00cm)は長方形であるもののその耐力と変形性

能はr%~40cmを一辺とした正方形柱と比べ若干の

寸法効果はあるが幅の比率で評価出来ると考えられ

ことに基づいている．

試験体の加力軸方向の断面形状の 1例として

Case2・ 1 の形状を図•2に示す．下・上床版中の梁に

0.71% 

l、1111’
Casc3-l 

1 、" | 
Case3-2 

図4各ケースの断面配筋

対応するスタア部分，柱部分，加カスクア部分からなり，

その寸法は柱断面の寸法に違いがあることを除いて

各ケースとも同一である．スタアは．柱主筋の定着長

を確保するために，高さを柱主筋径の35倍以上の

1,150mm とし，柱主筋を確実に定着するためにスク7•

底部に設けた鉄板に溶接している．さらに，柱主筋

は加カス9アの頂部においても鉄板に溶接し定着して

いる．

軸応力度は，全ての試験体で共通な常時に中柱に

作用する軸応力100kg/cm2とし， ・柱コンクリートの

弧度の1/3以上の値となっている．

(2)加力および計測方法

加力装置の概要を図-3に示す．軸力は，反カフレ

ームに取り付けたローラー支承を持つ3OOtfアクチ

ュエータにより，試験体頂部の回転を拘束しないよ

うにピン治具を介して作用させた．水平力は，反カ

壁に取り付けた10Otfアクチュエータにより，ピン

治具を介して試験体に作用させた．

加カスケジュールは，設定した7段階の変形角 R

(2.SXtO・'rad,SXIO・'rad, lOX tO・'rad,14.9X 

lo·• rad, 20 X 1 o・'rad,30. 3 X 1 O・'rad, 40 X 1 o・'rad,50 

x1o・'rad)まではその変位で3回繰返す正負水平交

番繰返し加力とし，それ以降は想定される降伏変位

8yの10倍の変形角R=lOOX 1o・'rad．まで単調載荷

することとした．

計測は，試験体各部の変形，鉄筋のひずみ，鋼管
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のひずみ等について行った．試験体の変形は，加カ

芯および柱各位置での水平変形に加え柱の軸方向変

形を計測した．また，鉄筋の抜けだし変形を脚部に

変位計を取り付けて測定した．鉄筋のひずみは．柱

の主筋と帯筋について図ー2に示した位置にて計測し，

柱の主筋には． 4隅の鉄筋に11断面貼付した．帝

筋には．腹部の両側中央にひずみゲージを貼り付け

ひずみは引張りを正の値としている．た．

3．実験結果

(l)変形性状および主・帯鉄筋ひずみ性状

各試験体における柱頭荷重と柱頭変位関係（以後，

せん断カー水平変形関係と呼ぶ）を軸力による P-

8効果およびひび割れの発生等の状態変化と併せて

図•4，柱側面の最終ひび割れ状況を図.5 に示す．以

下に各ケースの破壊また最終状態に至る過程および

主鉄筋，帯鉄筋に発生したひずみの特徴を示す．

a)Casel試験体

最大荷重以降は脚部のかぶりコンク，}ートの剥落が顕著

となり，徐々に耐力が低下した．主筋の圧縮降伏は

破壊時の第1回目の載荷変位にて生じた．破壊は破

塩時の2回目の繰り返しサイクルで脆性的に生じ，その

状況は脚部から35cmのコンク，}ートが圧壊し，脚部のか

ぶりコンクリートが剥落すると同時に主筋が座屈するとい

う経過であった．

主鉄筋のひずみには，脚部の位置で降伏するまで

各ひずみの値に大きな差がない．このことは，鉄筋

とコンク＇］ートの付着が劣化しており，鉄筋に作用した応

力がコンク＇}-卜に伝達されていないことを示している．

また，帝鉄筋についてみると，脚部から35cmの位

置の帯筋のひずみが最大1000μ程度（降伏ひずみの

約70%）と最も大きな値を示しているが，その他の

位置では小さい値となっている．

b)Case2-1試験体

鋼管部分はほぼ剛体として挙動し脚部の回転が顕

著であることが認められた．最大荷重以降は最大載

荷変位まで耐力低下の少ない挙動を示しているが，

鋼管がスタ7・ヘめり込む現象が認められた．鋼管は，

最大載荷変位で脚部に若干の膨れが認められたもの

の実験を通じて降伏には至らなかった．

主筋のひずみ特性はCasel試験体とその傾向が似

ており，丸鋼は付着力が小さいと推定される．一方，

帝筋は，実験を通じて全ての帝筋のひずみはほとん

ど0であり，有効に働いていないことが認められた．

c)Case2-2試験体

鋼管部分はCase2-lと同様にほぼ剛体として挙動

し脚部の回転が顕著であることが認められた．主筋

が引張り降伏し最大荷重を示した後，耐力低下の少

ない靭性のある挙動を示しているが，鋼管がス9アへ

めり込み，スタ7・コンクリートが割裂する現象が顕著となっ

た．鋼管は最大載荷変位時において脚部に若干の膨
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図-6鋼管に発生する各サイクル毎の最大ひずみ分布

れが認められ，繰返し載荷の最終サイクルで柱脚部に軸

方向で圧縮．軸直交方向で引張り降伏が生じた．

主筋のひずみ特性は丸鋼を用いたCase2-1とは明

らかにその性状が異なり ，柱脚部で最も大きなひず

みを示し．柱部材では脚部から80cm付近から頂部

側へ急激に小さくなっている．ス97・内も同様な傾向

これは．付着が健全であったためであ

る．帝筋のひずみもCase2-1試験体とは異なり．脚

部から30cm,60cmの位置での最大1000μ程度の

の値を示し．主筋の違いによる影響が認められた．

d)Case3-1試験体

変形の増大により曲げひび割れが脚部から頂部に

向かって発生した後．せん断ひび割れが関部から

45cmの位置に発生した．さらに変形が大きくなる

がみられる．

と脚部の圧縮側コンクリートに軸方向のひび割れ（圧壊）が

発生し，それがが徐々に拡がり，主筋が圧縮降伏し

た直後に最大荷重を示した．その後，耐力低下の少

ない靭性のある挙動を示したが，破壊は脆性的であ

った．その状況は脚部から50cm付近までコンクリートの

圧壊が広がりかぶりコンクリート（脚部から70cm付近）が

剥落し，主筋が座屈するという経過であった．また，

主筋が座屈した部分の帝筋は135.Iこ折り曲げた7ック

が伸ばされる現象が認められた．

主筋のひずみ特性はCase2-2と同様の傾向を示す

が，柱部材内のひずみは，脚部から頂部に向かって

ほぼ直線的に減少している．一方，帝筋は，脚部か

ら80cmの位置の帝筋が，先ず降伏に至り，破壊時

は40cmの位置の帝筋も降伏した．

e)Case3-2試験体

'O 

位置

·• I‘・¥ l 
．； 
: I 
: ! ; I 
; I 
; 1 
： I ., 
: I i 
: I ; 
: i ( 
: I 
: I , r,  r,  9 9 
10 20 30 400 10 20 30―可0
Moment(tf m) Moment(tf m) 

Case2-1 Case2-2 

図-7鋼管に発生する各サイクル毎の最大曲げそー）ント

最大荷重まではCase3・1と同様な傾向を示す． そ

れ以降は脚部のかぶりコンクリートの剥離が顕著であるが，

載荷最大変位まで耐力低下の少ない靭性のある挙動

を示した．

主筋のひずみ特性はCase3-l試験体と同様である．

一方，帝筋は外周の帝筋のひずみに比べて中子筋の

方が実験を通じて大きく，中子筋では，脚部から

40cm, 80cmの位置でのひずみが顕著であり，最大

変位の載荷時に降伏ひずみに達している．

破壊したCasel,Case3-lについてみると，

Case 1では最大耐力の生じる前にコンクリートに圧

壊が生じており， Case3 -1では最大耐力の生じる直

前に鉄筋の降伏が生じている．これらのことから，

両ケースの破壊モードは曲げせん断破壊であると考

えられる．また，破壊に至らないケースは最大耐力

の生じる前に鉄筋の降伏が生じている．このことか
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表。2 実験および終局曲げ←j.ントより得られる最大荷重の比較

実験値 鉄道股計標準
道ホ

終局強度設計資料 c関数法 71イパー解析2
Case (7ァイパー解析I)

(tf) 
計算値 実ltt 計算値 実ltt 計算値 実l計 計算値 実Jtt 計算値 一実l計

Case! 24.5 25.9 0.95 26.3 0.93 27.6 0.89 26.6 0.92 25.3 0.97 

Casc2-l 37.7 38.5 0.98 46.3 0.81 34.1 1. 11 33.9 1.11 40.5 0.93 

Case2-2 49.8 42.3 1.18 51.5 0.97 39.2 1.27 37.9 1. 31 46.1 1.08 

Casc3-l 28.9 27.1 1.07 26.6 1.09 30.2 0.96 27.9 1.04 27.5 1.05 

Case3-2 29.1 27.1 1.07 26.6 1.09 30.2 0.96 27.9 1.04 27.8 1.05 

表3実験による最大荷重と終局せん断耐力の比較

Case 
実験値 鉄道標準 道ホ 終局強度改計資料 終局強度型指針
(tf) 計算値 実l計 計算値 実l計 計算値 実l計 計算値 実ltt

Case! 24.5 
24.4 9.9 33.0 

0.74 
13.4 

1.83 (0.94) 
1.0 
(0.37) 

2.49 
(1.2) (0.49) 

Case3-1 28.9 
34.3 

0.84 
20.2 37.2 

0.78 
31.6 

0.91 (1.27) (0.76) 
1.43 

(1.23) (1.05) 

Case3-2 29.1 
49.3 

0.59 
35.1 41.8 

0.70 
56. l 

0.52 (1.82) (1.31) 
0.83 

(1.3 8) (1.85) 

＊括弧内は終局せん断耐力と終局曲げモーメントより得られた最大荷重比を表す．

ら，変形モードとしては曲げ型であると考えられる．

(2) 鋼管のひずみ状況

鋼管の7ランシ．の柱軸方向のひずみ成分に関する各サ

イクルの圧縮側と引張り側の最大値分布を図ー6に示す．

圧縮側（正加力時）では ，軸方向ひずみが変形角の増

大により大きくなり，最大で1400μ程度の値となっ

ている．引張側（負加力時）では，実験を通じてひず

みは 100~300μ程度と小さく，曲げ引張応力を負

担していないことが認められる．

次に， 7うンヅの軸方向ひずみより求めた鋼管に作

用した曲げ七j.ントの推移を各加カサイクルのI::・ーク毎に図

-7に示す．曲げ←j.ントは， 正負ピーク時の鋼管のひず

みより得られる中立軸とその軸周りの圧縮応力に関

するモーメントとして求めた．これより， Case2-l 

では最大で約30tf・m,Case2-2では40tf・mであり ，

実験の最大曲げモーメント(Case2-l ;71. 6tf ・m, Case2-

2 : 94.6tf・m)の5割程度の値となっており，耐力

に大きな影響を及ぼしていることが認められる．

4. 各ケースの耐力の比較

実験により得られた最大荷重と種々の計算手法に

基づく終局曲げモーメントより得られる最大荷重と

の比較を表-2に示す．用いた手法は，基準類として

鉄道構造物等設計標準・同解説（以後，鉄道標準と

呼ぶ），道路橋示方書（以後，道示と呼ぶ）および建

築系の鉄筋コンクリ ー ト終局強度設計に関する資科

（以後，終局強度設計資料と呼ぶ）の3種類，さらに

て良く用いられている解析方法として， e関数法と

ファイパー解析（応力～ひずみ関係として六車式を

使用）による手法の2つを用いた．Case2-l,2はいず

れも図-6に示した鋼管のひずみ特性に基づき圧縮領

の鋼管のみを圧縮鉄筋として考慮して算出した．

Cas e2-2を除き．いずれの評価手法も実験値との差

異が1割程度とかなり小さいことが分る．

次に，終局せん断耐力より得られる最大荷重との

比較を表-3に示す．計算には，鉄道標準，道示，鉄

筋コンクリート造建物の終局強度型耐震設計指針．

同解説，終局強度設計資料（以後．終局強度型指針

と呼ぶ）の4種類を用いた．これより， Caselの鉄道

標準に基づいた値を除き計算値は実験値と大きく異

なり．ほとんど計算値がCase1を除き大きな値とな

っている．

さらに表.3に合わせて示した終局せん断耐力と

終局曲げモーメントより得られたそれぞれの最大荷

重の比より， Caselを除きその値はほぼ1.0以上で

あり破壊モードが曲げ破壊型であることを示してい

る． しかし，実験ではCase3-lも曲げせん断破壊を

示している． このことから，比較的高い軸力下での
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図-8全体変形に占める脚部回転の影響

せん断破壊の可能性の評価としてこの最大荷重比を

用いる場合にその値に注意が必要であろう．

最後に，復旧柱のCase2-l,2の耐力はCaselに対

それぞれ1.5,2.0倍とかなり向上しているして，

ことが分る．
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図-9全体変形に占める鉄筋抜け出しの影響
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各ケースの変形性能の比較

(1)柱自体の変形性能

まず，脚部に取りつけた変位計より算出した脚部

回転による変形が全体変形に占めるの割合の推移を

図•8 に示す．さらに，全体変形に占める鉄筋の抜出

しによる変形の割合の推移を図-9に示す．ここで，

鉄筋の抜出しによる変形は，スタ7・部分の鉄筋の抜出

しによる脚部回転量から，それが全体変形に及ぼす

影響を計算したものである．鉄筋の抜出し量はスタ7.

部分の主筋のひずみを積分して算定している．

より，各ケースの鉄筋の抜出しによる変形は，最大

荷重付近までほぼ荷重とともに増大し，全体変形に

占める割合が大きいことが分る．さらに，それ以降

は抜出し量の増大はなく，試験体部分だけが変形す

ることが認められる．このため，最大荷重までの変

形を評価する場合には，鉄筋の抜出しによる影響を

考慮する必要がある． ところで， Case2・1,2におけ

る角形鋼管自体の曲げに起因する柱の変形量は，鋼

管7ランゲ側のひずみより変形の小さい間は比較的大

きいが，最大3.0mm,4.5mm程度と柱の変形が大

きくなるにつれ非常に小さな値となっている．

(2)各ケースの靭性率

各ケースにおける変位サイクルのピークを連ねた

図-10のせん断カー水平変形関係より靭性率を算出

これ

150 200 

，［三is:．（mm)
-60 

-- Case3-1 
---Case3-2 

図-10各ケースのせん断力～変位関係のヒ・ーク包絡線

し，それ関する鉄道設計標準，町田ら 2)および桧貝

ら＂の評価式に基づく計算値との比較を行う．図中

のせん断力は軸力による付加モーメントの影誓を考

慮した値である．実験による靭性率を算出する際，

降伏変位は， i）主鉄筋が引張りまた圧縮降伏した際

の変位むyl,ii)最大荷重に達した際の変位ay2, 

終局変位は破壊時の載荷変位，また破壊していない

ケースについて最大載荷変位とした．これら終局変

位における荷重はいずれのケースも最大荷重の80%

以上の値であり，既往の評価式の定義である鉄道設

計標準および桧貝式による降伏荷重時の変位と町田

による最大荷重の80％の荷重時の変位と異なってい

る． しかし，本実験では降伏荷重と最大荷重は同程

度の値であることから，ここで用いた終局変位は既

往の既往の評価式における定義の中間的値となって

いると考えられる．さらに，本実験で用いた柱の諸

条件のうち引張り鉄筋比および軸応力はこれら評価

式の適用範囲外の値となっている．

このように本実験条件は各評価式の適用範囲を越
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表•4 各ケースの靭性率と各種評価式の比較

実験値 鉄道設計標準 町田式 桧貝式

終局 靭性率1 靭性率2 実l計 実／計 実店「
Case 

変位 計算値 上段：μI計算値 上段：μl計算値吐段：μI
(mm) oyl μl oy2 . μ2 下断：μ2 下断：μ2 下断：μ2

Case! 57. 27.06 2.1 
2.10 ． 

(0. 71) 2.96 (44.4) 0.84 2.85 0.68 

Case2-1 190．以上 51.64 3.68以上 38.26 4.97以上 - -
Case2-2 190．以上 26.12 7.27以上 57.01 3.33以上 . 

Case3-I 76. 27.15 2.80 34.32 2.21 
3.93 0.60 

2.99 
0.94 0.31 

(99.0) 0.48 0.74 
9.08 
0.24 

Case3-2 190．以上 34.39 5.52以上 34.39 5.52以上
7.87 0.54 

6.03 
0.92 
I 6.8 
0.33 

(190.5) 0.54 0.92 0.33 

•ここで鉄道構造物等設計標準における靭性字の計算値中の括弧内は終局変位を示している．

えているものの， Case3-lについては町田式が比較

的よい対応を示していることが分る．一方．鉄道設

計標準において，靭性率は実験値と異なっているが，

終局変位は実験値と比較的良く対応している．

最後に，復旧された大開駅中柱Case2-1,2は戟荷

変位19cm,水平方向の上下床版間の相対変位に換

算して38cm以上の変形能力を有している．これは．

兵窟県南部地震における上下床版間の相対変位の推

定値 1)の10倍以上の値であり，十分な耐震性を有し

ていることが確認された．

6.あとがき

本報告では．大開駅において復旧した中柱の耐笈

性能を把握することを目的とし，復旧柱および被災

を受けた既設柱を対象とした水平方向交番載荷実験

を実施した．合わせて．現行基準類の謀題を把握す

るため．それに基づいて設計した柱を対象とした水

平方向交番載荷実験も実施した．その結果，以下の

ことが明らかとなった．

i)復旧された大開駅中柱の耐力は，被災柱と同様な

配筋を有する柱に比べ1.5~2.0倍，変形性能は兵

庫県南部地震における大開駅の上下床版間の相対変

位の推定値に対して10倍以上の値を有している．

ii)既設柱の破壊性状は曲げせん断破壊である．

iii)現行基準類のうち作用軸力と柱の変形に応じて

せん断補強筋の量を規程している建築仕様で設計さ

れた柱はそれを考慮していない場合に比べ変形能力

が著 しく向上している．

本実験で得られたCaselの変形性能は柱のコンク

リートの強度や付着特性が被災を受けた既設柱と異

なっている．被災を受けた既設柱の変形性能の推定

結果については別途報告する予定である．
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［阪神・淡躇大震災に閲する学術講濱会論文集 1996年1月】

神戸高速鉄道・大開駅復旧工事の設計と施工

神戸高速鉄道（株） 廣戸敏夫生

日本鉄道建設公団飯田廣臣＊＊

日本鉄道建設公団 青木一二三＊＊＊

佐藤工業（株） 小向将介＊＊＊＊

佐藤工業（株） 山原陽一＊＊＊＊＊

佐藤工業（株） 横山正樹＊＊＊＊＊

神戸高速鉄道・大開駅は、開削工法により建設された地下駅であるが、ホーム階の中柱が圧壊

したことにより上床版が折れ曲がり沈下し、直上の国道28号線に最大2.5mに及ぶ陥没が生じ

る大被害を受けた。

被害状況を勘案した結果、地下駅の躯体は下床版を残して撤去し、側壁、中柱、上床版を改築

することとした。設計に当たっては、運輸省から示された「鉄道復旧構造物の設計に関する特別

仕様」に基づき、今回程度の地震に耐えられるよう構造計算を行った。特に大被害の引き金とな

った中柱については、角形鋼管を用いて十分な耐力と変形性能を持たせた。施工に当たっては、

SMW工法による仮土留工を施工した後、被災した躯体を撤去して新設躯体を構築した。

,.はじめに

兵庫県南部地震地震による神戸高速鉄道・大開駅

の崩壊は、 「地中構造物は地震に強い」という常識

を覆すものである。今回の地震では、大開駅以外で

も開削トンネルや地下駅は、崩壊に至らないまでも、

RC中柱や側壁がかなりの被害を受けている。

地中構造物は、地上構造物と異なり、見かけの質

量が周辺地盤より小さいことや周辺地盤に拘束され

周辺地盤と同様に振動するという特徴を有している。

沖積軟弱地盤では、地震動による地盤のせん断変形

が無視できないほど大きいことから、これの影響を

考慮した耐震設計が普及しつつある。しかし、大開

駅付近の地盤のように、軟弱地盤とは言えない普通

地盤でも、今回と同程度の地震が作用すれば、地中

構造物に無視できない影響を与えることが明らかに

キーワード ：地下構造物、耐震設計、耐震補強、

応答変位法、非線形解析、復旧工事

．
 

＊＊ 

神戸高速鉄道（株）専務取締役、078-351-0881

日本鉄道建設公団大阪支社（旧神戸高速鉄

道（株））、 06-374-7953 

＊＊＊ 日本鉄道建設公団設計技術室、 03-3506-1861

＊＊＊＊佐藤工業（株）東京支店、 03-5323-5830

＊＊＊＊＊佐藤工業（株）大阪支店、 06-203-7224

なった。また、地中構造物においても、部材の終局

耐力をも意識した限界状態設計法を採用しなければ

ならないようである。

大開駅については、地震被害状況と勲的解析等に

より原因の分析を行い、崩壊の引き金になった圧壊

した中柱について既設柱および補強柱の耐力確認を

実施し、今回併せて報告している l),2)。本文は、復l日

工事における設計と施工概要を報告するものである。

2.復旧方針

(1)被災状況の分析

今回の地震で大開駅が崩壊に至る破壊メカニズム

を被害状況から想定したものが図ー1である。地盤の

せん断変形により構造物が強制的にせん断変形を受

け、高軸力状態の中柱が圧壊したことが、主たる要

因である。復旧設計における耐震設計法は、このよ

うな地震時の地盤のせん断変形を考慮する設計法と

して一般的な応答変位法によることとした。

(2)設計・施工の基本方針

復旧は、被害の大きさに鑑み、先ず運輸省に復旧

計画書を提出し、鉄道施設耐震構造検討委員会（以

下、委員会と呼ぶ）で検討、承認された後、作業を

進めることとなった。

被災直後は、復旧設計方針が固まっていないこと
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上氏版の折損鑢遭

鉛直方向慣性カ

側壁隅角部

隕角郎の曲げひび割れ

（隕負綿の剛性低下）

図ー1 破壊メカニズムの概念

から、段階的な復旧方法をとることとした。ただし、

被害状況から、土留工を施工して上載土を取除き、

崩壊した上床版と圧壊した中柱および変形した側壁

を取壊し撤去した後、再構築することとした。

すなわち、第一次復旧工事計画書 (2月28日）で

土留工の施工と掘削、上床版と中柱および側壁の取

壊しが承認され、第二次復旧工事計画書 (5月31日）

で再構築の設計、施工法が承認された。

再構築の設計は、 4月に委員会が取りまとめた「阪

神・淡路大震災に伴う鉄道復旧構造物の設計に関す

る特別仕様」に基づくことになった。これの耐震設

計の考え方は、次の通りである。

①耐震設計に用いる地震動は、兵

3.設計

(1)設計の基本的考え方

開削トンネル等の地中構造物の耐展設計は、地震

時の地盤変位を考慮する応答変位法が一般的である

が、構造部材の弾塑性挙勘を考慮しても地上構造物

のようにエネルギー吸収能（例えば、 Newmarkのエ

ネルギー一定則の適用）で対応できないことなどが

最大の相違点であろう。このため、降伏耐力を超え

た終局耐力を考えるならば、解析手法は部材の非線

形特性を考慮したものでなければならない。しかし、

復旧設計に当たっては、復旧工事の工程を滞らせる

ことのないよう、迅速に設計成果が得られなければ

ならない。このため、解析が容易であること、設計

方法の細部が確定されていないことを配慮して線形

解析によることとした。なお、事前の線形解析によ

る概略検討によって、部材断面を殆ど変更なく設計

できることが予想された。

構造物は、特に被害が見られない下床版と側壁下

端を存置し、それ以外は全て取壊して再構築するこ

ととしたため、新・旧混在の構造で設計することに

なった。

(2)設計条件

既存構造物の設計は、神戸高速鉄道東西線構造物

設計示方書および計算基準により昭和37年に実施さ

れている。今回の復旧設計における適用基準は、常

時は、神戸高速鉄道東西線土木構造物設計基準（昭和

58年）を用い、耐震設計は、特別仕様を基本に、建造

物設計標準（基礎構造物、抗土圧構造物）（昭和61年）3)庫県南部地震において基盤で観

測された最大地震動を用いる。

具体的には、神戸ポートアイラ

ンドで観測された地下83mの

地震波とする。

表ー1 大開駅新・旧設計条件の比較

②耐震設計法は、応答変位法によ

ることとする。また、鉛直地震

動による荷重として、鉛直方向

の慣性力を作用させる。

③構造部材等の検討は、限界状態

設計法によることとし、せん断

耐力が曲げ耐力以上になるよ

うにして十分じん性のある耐

震性能を確保する。

項 目

設

計
常時

法 地震時

土圧

荷 上載土

重 地震時

使 コンク
用

材
リート

料 鉄筋

解析法

旧設計 新設計

許容応力度法 許容応力度法

無し 限界状態設計法

Rankine主働土圧(K=0.33)静止土圧 (K=0.5)

地下水位以上y= 1.6 tf/m8 同左
地下水位以下が＝2.0tflm3 

無し 地盤変位による水平土圧

上載士によるせん断力

鉛直慣性力Kv=0.35

躯体:(Jck=210 kgf/cm2 躯体： acJc=240 kgf/cm2 
中柱： ack=240 kgf/cm2 中柱： ack=300 kgf/cm2 

普通丸鋼SS41 異形鉄筋SD295

とう角法 変形法
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図ー2 速度応答スペクトル

表ー2 N値および層厚による特殊地盤の条件

粘性土 砂質土

N値 層厚 N値 層厚

N=O 2m以上 N~5 5m以上
N~2 5m以上 N<lO 10m以上
N<4 10m以上

（以下基礎標準と呼ぶ）と鉄道構造物設計標準（コン

クリート構造物）（平成4年）4)を、細部については「基

礎・抗土圧構造物設計標準に関する委員会」資料を

用いた。大開駅の新・旧設計条件の比較を表ー1に示

す。

今回の復旧設計では、高架橋の柱の耐震補強が鋼

板巻きRC柱としていることや高軸力部材の設計法

が示されていないこともあり、圧壊した中柱は角形

鋼管補強RC柱とした。また、地中構造物の今回の

被害では主鉄筋の折曲げ始点付近でコンクリートの

ひび割れが顕著なことおよび施工性を考慮して躯体

の主鉄筋は、直筋主体の配筋とした。

なお、大開駅付近の地盤は、現行の基礎標準にお

ける地盤区分では、応答変位法により耐震設計を行

う特殊地盤＊に該当しないことから、現行の基準では

耐震設計を必要とせず、若干の差異はあるものの、

中柱を含め、旧設計と大差ないものになるであろう。

［＊特殊地盤とは、表層地盤のN値および層厚が

表ー2の条件に該当するか設計水平震度 0.2に

おける水平地盤変位量が3.0cm以上の場合で

ある。ちなみに、当該地盤の水平地盤変位量は

2.5cmで特殊地盤に該当しない。］

(3)設計結果

a)地盤変位量

地盤条件と神戸ポートアイランドの地下83mの

地震波から求めた図ー2に示す速度応答スペクトル

基盤 砂礫 I>so I 2.1 I >aoo 

図ー3 地盤定数と地震時地盤変位量

(1土K,)・W

↓ ↓ ↓ ↓ ↓ • ↓ ↓ ↓ ↓ 
t =k.o・ 5 

C..＝kh・ 6 →→→→  (1w＝ぬ• 5 

召口も^『：水平バネ
：鉛直バネー しし ：せん断バネ

図ー4 地震時の構造解析モデルと荷重

から計算した地盤変位量を図ー3に示す。地表面の変

位量匂が8.1cmに対して上・下床版間の相対変位量

6は3.1cmである。

b)荷重および解析モデル

地震時の荷重および解析モデルを図ー4に示す。鉛

直震度は、水平震度の1/2、Kv=0.35とした。

c)断面カ

地震時の曲げモーメントおよびせん断力を図ー5

に示す。地震時の曲げモーメントは、側壁上・下端

隅角部が常時に比ぺはるかに大きく、耐力の向上を

要することから、再構築する上床版および側壁は必

要鉄筋量を配置し、側壁下端隅角部は鉄筋コンク リ

ートの増打ちで耐力増加を図った（図ー6)。

図ー7に配筋概要図を示す。せん断耐力向上のため

の帯鉄筋の増加も含め、鉄筋量の増加率は、側壁で

2.5倍、上床版で1.3倍、全体で1.5倍である。中柱

の断面力は、 3.5m間隔であるので、 1柱当たり曲げ

モーメント Mi=125.0tf・m、せん断力Vd=62.0tf 

である。旧断面0.4Xl.0mに対して、新設計では、

図ー8に示すように、 0.45X0.45の角形鋼管（厚さ 12

mm)を3本組合わせて耐力向上を図った結果、鋼管

を帯鉄筋とみなした帯鉄筋比Pwは5.3％で、せん断

に対する安全性は問題無いものとなった。
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曲げモーメント （単位： tf・m/m)

140. 7(94.8) 

-32.5(27. 

125.6(56.4) V v ・ 3.9(56.4> 
120.6(77.9) 

凡例：地震時
（常時）….....

せん断力（単位： tf/m) 中柱の値亡二］

37.6(43.6) ~7. 7(59.1) 

8.7(21.0) 

60.6(62.3) 55.8(54.7) 

図ー5 断面力分布

取りこわし、鉄筋補強再構築
.,．さ＇ 芯‘奨ふボ、ヽ ,.
--,．淡`

｀占五築卜
函

・下床版等で100と記してある鉄筋は、既設部材を

そのまま利用するものである。

•上床版、側壁等で (¢OO）と記してある寸法は、

撤去した既設構造物に配区してあった鉄筋の径で

ある。

・鉄筋間隔 ：125mm  c.t.c. 

ビ三］は既設コンクリート部分

隅角部補強コンクリート ― 

図ー6 1層部再構築範囲

細部の設計を含め、全設計が終了したのは 6月末

であり、7月6日には最初の躯体コンクリートが打設

され、 7月29日には1層部の最後の躯体コンクリー

トが打設されるに至った。

(4)非線形解析による検討

RC構造物では、今回程度の地震に対して非線形

領域の耐力、変形性能を考慮した耐震設計法が一般

化しつつある。

迅速な設計を要することから復旧設計では、線形

解析によったが、角形鋼管補強RC柱の強度特性、

隅角部補強コンクリートによる剛域への影響など構

造および解析上の問題がある。その後、 8月に角形鋼

管の実大供試体による高軸力交番水平載荷試験を実

施して強度特性が明らかになったこともあり、部材

の非線形性を考慮した解析による安全性の照査を試

みた。なお、運輸省から 7月26日に「既存構造物の

耐震補強の緊急措置および新設構造物の耐震設計の

当面の措置について」が通達され、開削トンネルで

図ー7 配筋概要図

は一

剛
[
2
4
8咽

図ー8 角形鋼管補強中柱構造図

も、部材の非線形性を考慮することになった。以下、

1層部の非線形解析による照査結果を紹介する。

a)解析条件

解析モデルを図ー9に示す。一般の鉄筋コンクリー

ト音財オは M-¢特性を考慮したトリリニアモデル、

地盤はバイリニアモデルとし、部材の剛域を考慮し

た非線形骨組解析である。角形鋼管柱は、試験結果 2)

から上・下端にトリリニアの回転バネを設定した。

応答変位法における地盤変位量を計算する際に必
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□1:： 剛域
KRu,K皿：材端回転バネ

図ー9 非線形構造解析モデル
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図ー10 応答速度スペクトル
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図ー13 部材の発生曲げモーメント
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図ー11 地震時地盤変位量
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゜非線形解析による断面力と変位量

要な地震動の速度応答スペクトルは、鉄道総合技術

研究所が作成した図ー10の値を用いた。これは、神

戸ポートアイランドの地下83mと神戸大学で観測
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図ー14 側壁下端のM-¢関係

M.=73.7 

。。
1.0 2.o 3.0 

材蟷回転角 9 (X l O -1 rad) 

図ー15 中柱下端のM-0関係

された波形に基づき地盤の減衰定数を 20％として決

定されたものである。3層地盤として計算した地盤変

位量を図ー11に示す。復旧設計より 10％程度増えて

いる。

b)解析結果

断面力および躯体の変位量の計算結果を図ー12に、

各部材の発生曲げモーメントの非線形状況を図ー13

に示す。側壁下端の曲げモーメントが降伏曲げモー

メントを超えているが、図ー14に示すように終局曲

げモーメントには十分入っている。 一方、図ー15に

示すように角形鋼管柱の曲げモーメントは降伏曲げ

モーメントに対して余力を残している。
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4.施工

震災直後の緊急処置から復旧工事完了までの施工

順序を図ー16に示す。以下，、施工JI厠字にしたがって

復1日工事の施工状況を述べる。

(1)緊急復）日エ

震災直後の最優先課題は二次災害の防止と、マヒ

している道路交通を一刻も早く回復させることであ

った。

地下では中柱が圧壊し上床版が折れて沈下してい

るため、余震および重機の重量や振動などによりこ

れ以上沈下陥没が進まないように、中柱付近の上床

版折損箇所にエアミルクを打設し補強した。一方、

路上では陥没箇所への進入禁止措置をするとともに、

駅出入口の地上部分を撤去し、電柱を移設するなど

して歩道を切削し、車道の拡幅を行って両側最外端

部にそれぞれ 2車線の通行を確保した。これらの緊

急復1日工は約 10日間で終了したが、震災直後から 2

月初めまでのFIIりはこれら以外にも破損した埋設管の

応急処置、被害状況の調査、復旧計画の策定、作業

員および資機材の手配と確保、職員の宿舎の確保な

ど課題は山積みであった。

(2)土留エ

昭和 37年の建設当時は親杭横矢板工法で施工され

ていたが、エ期短縮と安全性などから柱列式地下連

続壁 (SMW)工法を採用した。削孔径cP600mm、

芯材は長さ 17mのH形鋼(H-350)とし4孔当り 3本

を挿入した。建設当時の残存横矢板を避け、杭中心線

は躯体端部から 3mの離隔をとった。

道路の中央部を占用帯として確保しているものの

中央部は陥没しており、杭打ち機を占用帯内に据え

るのは危険と判断し、杭打ち期間中は片側1車線通行

として道路を片側にそれぞれ切り替え、道路側に杭

打ち機を据えて施工した。使用機械は三点式杭打ち

機(DH608)と芯材設置用として 50tクローラクレー

ンをセットでそれぞれ 2台づつ配置し昼夜で施工し

た結果、5,880m2の地下連続壁を約1ヶ月で完了する

ことができた。

(3)土留支保エ

土留支保工は、一般に切梁 ・腹起し方式が多く用

いられるが、

・エ期短縮が最優先であること

•取壊し時の作業空間を十分に確保したいこと

・中間杭の施工が困難なこと

などの理由からグランドアンカ一方式を採用した。

しかしながら一部の区間では埋設物が支障し、1段目

のグランドアンカーの施工が不可能であったのでや

むなく切梁方式を採用した。この場合においても変

則的ではあるが 2段目はグランドアンカ一方式とし

た。また、作業架台として一部路面覆工を行ったが、

切梁および路面覆工の施工に伴い中間杭の施工が必

要になり、深礎で掘り下がって上床版に孔を空け、

中間杭を建込み下床版にボルトで固定した。

(4)地下水位低下

掘削の深さは約 12mで、この程度の掘削深さでは
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写真ー1 躯体の取壊し状況

3段支保エが一般的であるが、 3段目の支保工は側壁

の取壊しの途中で設置しなければならず、工程的に

不利と判断し、ウェルポイントにて土留背面の水頭

を低下させ2段支保エとした。ウェルポイントは 1

段目と2段目のグランドアンカーの中間に設置した。

また、下部の掘削、取壊しに伴い、躯体の載る洪

積粘性土層下の砂礫層の被圧水により盤膨れが生ず

るので、オールケーシングエ法でcti1000mmの削孔

を7ヶ所行い、 cti600mm、深さ 23mのディープウ

ェルを設置した。これらから揚水される地下水には

溶解性鉄分が90mg/l程度含まれており、神戸市の

排水基準を越えているためプラント処理を行った後、

下水に放流した。

(5)掘削および躯体の取壊し・撤去

掘削は建設当時の埋戻し士であるマサ土が主体で

あり、施工性は非常に良好であった。使用機械は、

掘削深さが浅い段階では進入路を直接場内に造成し

0.7m3級バックホウにてダンプに積込み、搬出した。

また掘削が深くなった段階では路面覆エ上から 0.8

m3級クラムシェルで積込を行った。天候に恵まれた

こともあり、約20,000m3の土砂を実質2ヶ月ほど

で掘削、搬出できた。

4月中旬には掘削に併せて 2層構造部分の地下 1

階の取壊しを開始したが、取壊しの最盛期は地下2階

部分を取壊した5月末から6月末であった。

取壊しの範囲は、下床版および側壁下部ハンチ付

近を除いた全てで、駅部に連接するトンネル一般部

の被害状況と配筋上の問題を考慮し、駅部120mと

一般部起点方6.5m、終点方lmとした。

施工方法は、先ず縁切りエとして、両端部を鉛直

方向にワイヤソーで、側壁下部を水平方向にウォー

ルソーで切断した。また、残置する下床版およびレ

I ¥！心ごで迫～｀菖i`iiIiii翡隣
翌`9， ；ゞミ‘-...,---． -』:.11~~1三
写真ー2 角形鋼管中柱の施工状況

ールの保護のため鉄板、シートなどで養生後、エア

ミルクとコンクリートを打設してクッション材とし

た。

取壊し作業は主にプレーカーと圧砕機によった。

当初1.6m3級のジャイアントプレーカーを導入して

昼夜兼行で行ったが騒音・振動が大きかったので0.7

m3級の中型プレーカーに変更するとともにプレーカ

ーの使用は夜10時までとし、それ以降朝6時までは

小割り作業と鉄筋の切断を行うことにした。取壊し

状況を写真一1に示す。

復旧工事に着手した時点から、過去に市街地でこ

のように大規模な地下構造物を取壊した例がないた

め、この躯体取壊しが最も困難であると予想され、

工期の算定も非常に難しかった。しかしながら周辺

住民の方々の協力のお蔭で、夜10時までプレーカー

による取壊しができたことが大きく、約 5,400msの

コンクリートを実質約1ヶ月で取壊し、撤去すること

ができた。

(6)再構築

駅部の再構築は約20mごとの6プロックに分けて

行うことにし、躯体の撤去が終了したブロックより

中柱の施工を追いかけて行い、続いて側壁および上

床版の鉄筋を組み、コンクリートを打設した。

中柱の施工は、先ず既存鉄筋を曲げ延ばし、鉄筋

の不足分は既存下床桁にケミカルアンカーを増打ち

してこれらに新設の鉄筋をエンクローズ溶接した。

次に1辺450mmの角形鋼管を工場で3本接合した

ものを上から被せて建込み、中空にコンクリー トを

打設した（写真ー2)。

側壁の新・旧接合部分の鉄筋の処置は中柱と同様

である。側壁および上床版の溝築は型枠エ、鉄筋エ、

土工など 200名を越える作業員が昼夜を徹して行い、
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・復1日の緊急性が高いため、警察、道路管理者、
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開再転運

鉄筋量約400t、コンクリート数量約2,450m3の躯

体を酷暑のなか僅か7月の1ヶ月で構築した。

8月に入り型枠の撤去、清掃などを行った後、軌道

整備や電気関係工事に併せて建築限界外にある中間

杭に線路防護網を設置した。最後に、運輸省の所定

の検査を受け、8月13日には大開駅は通過ながら208

日ぶりに運転が再開された（写真ー3)。

(7)早期復l日の主な要因

震災から軌道階の再構築を完了し、運転再開まで7

ヶ月というエ期は驚異的と思われるが、早期復旧の

主な要因を挙げると次の事項が考えられよう。

・手戻りのない適切な復旧計画が策定できた。

・工程に合せた迅速な復旧設計ができた。

・周辺も被災しているため臨場感があり、工事関

係者全員が早期復旧という目標に対して一体と

なることができた。

・早期復旧を願う地元住民の方々から最大限の協

力を得ることができた。

5.おわりに

展災復旧という特殊な状況下ではあったが、関係

者の懸命の努力により大震災から僅か 7ヶ月後には

軌道階の構築が終わり運転が再開された。

しかしながら大開駅は通過扱いで、今後中間杭の

受替え＇および撤去、プラットホームの築造、コンコ

ース階の構築、埋戻しなどの土木工事の外、建築・機

拭・電気のいわゆる開業設備工事が残されている。こ

れらの工事には営業線近接工事も多く含まれており、

安全を最優先とすることは勿論のことであるが、工

事にあたり協力を頂いた地元住民の方々のためにも

1日も早い大開駅の供用開始に向け、これまでと同様

に最大限の努力をしていく所存である。

【参考文献】

1)廣戸他：神戸嵩速鉄道・大開駅の被害とその要因分析、

阪神・淡路大震災に関する学術講演会、 1996.（投稿

中）

2)飯田他：実験に基づく大開駅の既設および復旧柱の

耐力および変形性能、阪神・淡路大震災に関する学術

講演会、 1996.（投稿中）
3)土木学会：国鉄建造物設計標準解説 基礎構造物、

抗土圧構造物、土木学会、昭和61年3月
4)運輸省監修：鉄道構造物等設計標準・同解説

リート構造物、丸善（株）、平成4年 10月
コンク

RESTORATION WORKS AGAINST EARTHQUAKE DISASTER IN 
DAIKAI SABWAY STATION,KOBE RAPID TRANSIT SYSTEM 
Toshio Hiroto,Hiroomi lida,Hifumi Aoki,Masasuke Komukai,Yoiti Yamahara,Masaki Yokoyama 

DAIKAI Station at KOBE Rapid Transit Railway is subway station which was 
constructed by open cut method. Complete collapse of center pillars resulted in the falling 
down of the ceiling slab and surface on Route 28 over the station by more than 2.5m at 
maximum. 
Considering the severe damages of the structure, the fundamental restored procedure is 
planned as follows; first of all, such a suffered member of structure as side walls and ceiling 
slab are removed except floor slab. And then these members are reconstructed. The structure 
is designed based on the special manner with respect to design of the restored railway 
structure which has been specified by ministry of transportation. The required performance 
of structure is to resist the earthquake as well as Hyougoken Nunbu earthquake. By use of 
reinforced concrete pillar confined by steel square tube as a center pillar, sufficient seismic 
performance are given to the reconstructed subway station. After constructing temporal 
earth retaining work by S?vfW method, the suffered members of structure are removed. Then 
the new members are reconstructed. 
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神戸高速鉄道・大開駅の地震被害
Damage to Daikai Subway Station of Kobe Rapid Transit Railway 

during the 1995 Hyogoken-Nambu Earthquake 

廣戸敏夫（ひろととしお）

神戸高速鉄道腑専務取締役

中 村 晋（なかむらすすむ）

佐藤工業眸中央技術研究所土木研究部 主任研究員

飯 田 廣 臣 （いいだひろおみ）

日本鉄道建設公団大阪支社工事第二部長

小 向 将 介（こむかいしょうすけ）
佐藤工業鞠大阪支店大開作業所所長

1.はじめに

神戸高速鉄道・大開駅は，中柱が圧壊したことにより

上床版が折れ曲がり沈下し，直上の国道28号線に最大で

2.5mにも及ぶ陥没が生じるという大きな被害を受けた。

神戸高速鉄道は神戸市の三宮や元町から西代を結ぶ束

西線7.2km,新開地から湊川を結ぶ南北線0.4kmから

なっている。ここで三宮や元町では阪急神戸線およぴ阪

神電鉄線と大阪方面の路線と接続．西代では姫路に至る

山陽電鉄線と接続，また湊川では六甲山へ至る神戸電鉄

線とも接続し， 東西と南北を結ぶ重要な路線となってい

る。これら路線の地下部は開削工法により建設され，大

開駅はJR山陽線兵庫駅の北北西約500mの国道28号線

下に位置し，昭和39年1月31日に竣工した。

ここでは．まず大開駅の構造．配筋や強度等の構造特

性を示し，次に被害状況．地盤特性を示す。

2.駅舎の構造特性

大開駅は図ーI, 2に示したように．改札のある地下

1階．プラットホームのある地下2階（以後， 1層部と

呼ぶ）から構成される地下2階の鉄筋コンクリート構造

となっている。

1層部は．上下線に対する二つのプラットホームを有

し．ほぼ南西から北東の方向に120mの長さを有してい

る。断面方向の幅は17m,高さが7.17mのポックスラ

ーメン構造となっている。その中央部には，高さ3.82

m,幅0.4m,奥行きI.Omの鉄筋コンクリート支柱

（以後中柱と呼ぶ）が3.5m間隔で35本配置されてい

る。この中柱は上床版（厚さ0.80m)と下床版（厚さ

0.85m)中に骰けられた梁｛それぞれ高さ： 1.6m,

1.75m（内ハンチ部0.2m)｝と接合されている。コン

コース部分には地下2階に電気室および開閉所があり，

比較的壁の多い構造となっている。

また， 1層部の土被りは4.8m程度， コンコース部分

では土被りが1.8m程度となっている。

各部材の鉄筋は丸鋼を使用しており．側壁の主筋は

¢,22, 19, 16,上・下床版は ,f,25,22,中柱は ¢,32(30 

本）である。中柱の帯鉄筋は ,f,9 (c.t.c. 350)を使用

しており，図ー3に示すように全体を巻き込む通常の配

筋（定常部は直角フック）と稲妻筋と呼ばれる柱両側面

の鉄筋を 4本おきに交互に巻き込む配筋となっている。
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図ー 1 大開駅平面図
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2-2翫画

図ー2 大開駅代表断面図

各部材のコンクリートと鉄筋の実強度および設計基準

強度などの強度特性を表ー 1に示す。実コンクリート強

度は中柱と側壁を対象として実施したテストハンマー試

験より得られた圧縮強度（経年劣化の影響係数は考慮し

ていない）の平均値である。

3.駅舎の被害状況

駅部縦断方向に沿った中柱の被害状況を図ー4に示す。

場所により被害状況が異なっているので，被害を程度と

構造に応じて， 図ー4に示すように駅縦断面を三つのゾ

ーンに分ける。それら各ゾーンの被害概要を以下に示すc

40 土と基彎．“―3（ヽ59)
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図ー3 中柱の断面配筋

表ー1 各部材の強度特性

1部 HI 設計基準強度
実強度

H料 （標準偏差）
(kgf/cm') 

(kgf/cm') 

上lポ版
写真一1 妻壁のひぴ割れ

下床版 210 380 
コン クリー トI側 墜 (27) 

II, tぷ 240 

鉄筋 1全部材 3 120（降伏怯度）

3.1 Aゾーン

図ー5'口絵写真一8に示すように中柱が完全に破壊

し， ．い未スラプは中央から1.75-2.00mの位置に幅

15-20cmの亀裂が発生して折れ曲り最大2.5m沈下し

fつ
｀゚
側壁」：部ハンチの下ではコンクリートが剥離し，内側

の主鉄筋が座屈した。この部分の地山側には最大200

mmの大きなひぴ割れが発生していた。側壁厚はプラ

ットホームよりも上で700mm,下で850mmとプラッ

トホーム高さで変化している。このプラットホームより

も」•ーの fIIl 壁は， luiJIUおよぴ海側とも内側に向かってわず

かに倒れ込み，プラットホーム直下では側壁のコンクリ

ートが叙1J離し、かなりの漏水が見られた。この部分には

施工継手があり，継手面でひぴ割れが発生していた。側

墜下部ハンチ下にも軽微なひぴ割れが認められた。

プラットホーム端部にある妻壁のひぴ割れの発生状況

を写真一 1に示す。その程度は新開地駅側の妻壁のより

多い。

3.2 Bゾーン

中柱6本の内，中央部にある 3本は．柱上端の山側お

よぴ柱下端の海側のコンクリートにわずかな剥離が認め

られる程度の被害であった。地下 1階部が沈下した位潰

にあたる地下2階部の中柱は鉄筋が提灯状に膨らんで圧

壊しており， A領域の崩壊に引きずられて地下 1階部

の下床版は傾いて沈下したことが分かる。

写真ー2 電気室のひぴ割れ

地下2階にある電気室の線路直角方向壁のひぴ割れ発

生状況を写真ー 2に示す。開閉所の壁にも電気室と同様

にX方向にせん断ひぴ割れが発生しており．かなりの

水平方向地展力が線路直角方向に作用したことが分かる。

3.3 Cゾーン

ロ絵写真一9に示すように中柱の下部が破壊され，鉄

筋が座屈して上面スラプが5cm程度沈下した。この部

分の損傷モー ドはコンクリートの剥離等の破壊状態によ

りせん断破壊であろうど推定される。

また，側壁にはプラットホーム直下におけるコンクリ

ー トの剥離は認められず．漏水も見られなかった。また

側壁下部ハンチ下には Aゾーンと同様に軽微なひび割

れが認められた。

プラットホーム端にある妻壁のひぴ割れ数等の損傷の

程度は高速長田駅側に比ぺ小さい。

以上の被害状況から判断できる駅舎Aゾーンの破壊

のメカニズムをまず推定する。周辺地盤のせん断霙動に

より駅横断方向のポックスラーメンに変形が生じること

により中柱に発生した断面力と．中柱に作用している上

載土に起因する軸力を合わせた力が中柱の耐力を越えて

いたため．中柱が圧壊したものと考えられる。 Cゾーン

は中柱の破壊という意味では Aゾーンと同様であると

考えられるが，妻壁の損傷が高速長田駅側より少ないこ

とから駅横断方向の変形がAゾーンより小さ〈．上床

版が被害の軽微な Bゾーンの中床版とプラットホーム

端の妻壁などに支えられた正方形に近い版 (17X 21) と

して上載土の重籠に抵抗し崩壊を免れたものと考えられ

― ―----―ー：― で点詈三00[
ii泊 I . -¥_______J__B___L （：一ー」 北東

図ー4 大開駅縦断方向の被害状況

＂’□戸口Ih鯛

図ー5 中柱 (No.IO)の被害状況

March, 1996 

る。 Bゾーンは他ゾーンに比ぺ土被りが少ないため中柱

に作用した常時・地猿時の軸力が比較的小さいことに加

ぇ．線路直角方向に電気室，開閉所等の壁が多〈存在し

水平方向の変形を拘束したために．被害が軽微であった

と考えられる。

4/ 
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図ー6 道路の陥没および土質構造
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4.道路の変状およぴ周辺地盤構造

道路の沈下量を0.5m間隔で図ー6に示す。図には駅

周辺で実施した地盤調査結果に基づく土質縦断構造もあ

わせて示す。道路の沈下は図ー 4中のAゾーンにおけ

る中柱位置を中心にくの字状に生じ，中柱位置では

1.0-2.Smとなっている。特に，高速長田駅側から東

方へ約20-35mの位置における沈下量は大きく，最大

2.5mとなっている。沈下の影響は，側壁位置より外側

にも及んでいる。

大開駅周辺地盤の縦断構造は大開駅の高速長田駅側，

新開地駅側の地点および両者の間の 3地点に帥JR鉄道

総合技術研究所が調査を実施した地点 (No.D-1)を加

えた 4地点の情報に基づいて推定した。 No.D-1地点で

は弾性波探査により得られたS波およぴP波速度tぁ
わせて示す。新開地駅付近の旧湊川から新湊）IIの間の神

戸高速鉄道沿いの地盤は後背低湿地帯であり， GL-

15-17m以深には． N値が50以上， S波速度が

280-400m/sの支持層が存在しでいる。その上層には

S波速度が100-240m/s,N値が 4~13の砂質土，粘

性土およぴN値が18-41の礫混じり砂層の互層構造と

なっている。さらに． GL-5-8mには S波速度が220

mis, N値が30-41の砂礫層がレンズ状に介在してい

る。大開駅周辺の地下水位は地震後の調査ではGL-

6~8mと周辺地盤の地震前の調査結果である GL-3-4

mに比ぺかなり低い値となっている。

次に，大開駅構築に用いた埋戻し土であるまさ土の特

図ー8 動的変形特性

性を示す。原位置で実施したRI密度試験より得られた

乾燥密度の平均値はl.77g/cm'であり，地猿動による

締固めの影響はあると考えられるが締固め度は87%

（最大乾燥密度2.03g/cmりとなっている。図ー 1に示

す標準貰入試験による N値および三成分コーン貰入試

験より得られた換算N値の深度分布より． N値は 5

-15となっている。

最後に，原位置で採取した不攪乱試料を用いた中空ね

じりせん断試験による動的変形特性試験の結果を図ー8

に示す。試験条件は図に示した 3ケースであり，条件に

かかわらずせん断剛性低下率とせん断ひずみの関係はほ

ぽ同程度となっている。また，拘束庄に応じた低ひずみ

レペルのせん断剛性は0.5kgf/cm2で3.56X102 kgf/ 

cm2, l.Okgf/cm2で5.85X 1『kgf/cm2となっている。

5.あとがき

大開駅の被害は近代地中構造物の地裳被害と して初め

てといっても過言ではない。ここで示した被害状況は．

現存する地中構造物の耐猿性を評価する上で貴重な資料

になるものと考える。さらに，著者らは既にこの被害要

因の分析＇）．実験により既設柱および復旧柱の酎力確認

実験”を行っている。それらもここで示した被害状況と

同様に活用されることを願う次第である。

参考文献

l) 矢的照夫ほか ：兵庫県南部地裳による神戸高速鉄道・

大開駅の被害とその要因分析， 土木学会論文集 （投稿中）．

2) 飯田／賛臣ほか：実験に基づ〈大開駅の既設および復旧

中柱の耐力と変形性能阪神・淡路大裳災に関する学

術講演会， 1996.1（投稿中）． （原稿受理 1995.10.3) 

42 土と基襄． 44ー3(451) 
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兵庫県南部地震による地下鉄構造物の被害要因
（本文37~39ページ参照）
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神戸高速鉄道・大開駅の

地震被害
（本文40~42ページ参照）

写真一 8
中柱の圧壊および上床版の陥没

大開駅コンコース部より高速長田駅側

の中柱が完全に圧壊している。上床スラ

プは中央から1.75~2.00mの位沼にて幅
15~20cmの亀裂が発生し、最大2.5mの沈

下が生じている。

写真ー 1
上沢駅の被災状況

上沢駅は大開駅から約400mほど離れており、展度Vl1の地

域にある。写真は 3層2径間溝造の上層中柱の被災状況で
ある。主たる破壊は、ほぽ一様に北側上方（写真では左上）

から南測下方（同右下）の方向に生じていることが特徴的

である。

写真一 9
中柱の損傷

大開駅コンコース部より新開地駅側

の中柱の下部が完全に破壊しているも

のの上床版の沈下はほとんどみられな

し‘

゜



~ 
施 工 大開駅の震災と復旧

1.はじめに

平成7年 1月17日未明に発生した兵庫県南部地震は．
，， ぞ う

阪神 ・淡路地区に未曾有の大災害をもたらした．土木・

建築構造物の被害は想像をはるかにしのぐものであった

が．とくに神戸高速鉄道大開駅の崩壌は，「地下構造物

は大地震が起こっても安全」という神話までも崩壊させ，

トンネル技術者は大きなショックを受けた．

神戸高速鉄道大開駅は，昭和37年から39年に開削工法

で建設された深さ約12mの地下駅であるが，兵庫県南部

地震により軌道階のほぼ全数の中柱が圧壌し．これが引

き金となって上床版も折れ，直上の国道は最大で2.5m

陥没した．

被害状況を精査し．復旧方法を検討した結果．被害が

ほとんどない下床版と側壁下部ハンチ付近を残し，これ

ら以外の中柱，側壁．上床版などは撤去し，再構築する

ことにした．

再構築の設計にあたっては．運輸省から示された「阪

神・淡路大震災に伴う鉄道復18構造物の設計に関する特

別仕様」に基づき，今回程度の地震に十分耐えられるよ

う構造設計を行うとともに，とくに大崩壊の引き金となっ

た中柱については角形鋼管を用いて十分な強度と変形性

能を持たせた．

復旧工事は，まず2次災害の防止措置と道路交通を確

保したうえ．柱列式地下連続壁による士留め工を施工し，

路上から掘削を行い．崩壊した躯体を撤去し，再構築を

行った．大震災直後の非常に困難な施工条件下にもかか

わらず．関係者の懸命の努力により，軌道階の再構築は

工事着手からわずか6か月後の7月末には完了し． 所定

の検査を経て，大開駅は通過ながら8月13日.には運転が

再開された．

＊日本鉄道建設公団大阪支社工事第二部長（前神戸高速鉄道

慟災害復旧部長）

＊＊佐藤工業閥大阪支店大開駅作業所所長

＊拿＊ ” ” ” 工事諜長

1996年（平成8年）1月

飯田廣臣・ 山 原陽

横 山正 樹．．．

以下に，大開駅の被害状況．復l日方針と設計，および

運転再開までの復旧工事について報告する．

2.路線および大開駅の概要

神戸高速鉄道は，神戸市内に大きく隔てて起終点を持

つ4つの私鉄（阪急．阪神，山陽，神戸各電鉄）を連結

し，相互直通運転を行うことにより．乗り継ぎの不便を

解消し，京阪神と播州工業地帯および西北神地区の輸送

力を増強することによって，各地域と産業の発展に寄与

することを目的として設立された第三セクターの会社で

ある．設立は昭和33年で，出資割合は．神戸市40%，乗

り入れ4電鉄合わせて40%．その他20％である．昭和37

年に工事に着手し，昭和43年に運輸営業を開始した事

業の形態は，当初は自己の車両および乗務員を保有せず，

乗り入れ4電鉄より借り上げて旅客輸送を行っていたが，

鉄道事業法の施行により，昭和63年に鉄道施設を4電鉄

に使用させる第三種鉄道事業者となった．

路線は東西線と南北線からなり，東西線は山陽西代駅

を起点として高速神戸駅に至り，同駅より分岐して阪急

三宮駅および阪神元町駅に至る7.2kmである． また南北

線は新開地駅を起点として神戸電鉄湊川駅に至る0.4

kmである（図—1参照）．

主な構造物はトンネルが大部分で，それ以外は阪急三

区 、、芯
市営憶令扶
更西目商北員

門1戸月員
礼

}昏戸闘瓢9^̂原
I 

八喜：
I 頑濤 ＼ 

図—1 神戸高速鉄道路線図
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トンネルと地下

宮駅付近の高架橋と坑口付近の擁壁および築堤である．

それぞれの延長は，東西線がトンネル6.2km,高架橋0.6

km,擁壁ほか0.4kmで．南北線はトンネルのみ0.4km

となっている．

大開駅は西代駅起点 1km920m, JR兵庫駅の北北西

方約500mの国道28号線直下に位置し．延長120m, 幅員

4mの相対式プラッ トホーム2面を有する地下駅で，昭

和37年から39年に開削工法で建設された．

大開駅の構造は図—2に示すように， 駅中心より終点方

は地下1階がコンコース階，地下2階が軌道階の2層構

造となっており．駅中心より起点方および終点方端部は

軌道階のみの 1層構造となっている、 1層構造部分は高

山側

戸合

さ7.17m,幅17m,断面中央にトンネル方向に3.5mピッ

チで，幅0.4m.奥行き lmの長方形断面のRC中柱を有

する箱形ラーメン構造となっている．

土かぶりは， 2層部分は1.9m,1層部分は4.8mである．

地下1階
（コンコース階）

団
地下2階（軌道階）
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下リホーム 下りホーム
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大開駅の災害と復旧

周辺の地質を図—3に示す．駅中心付近に洪積砂質士層

が凸状に存在しており，ほぼ上床版位置で沖積と洪積の

境界となっている．上床版上の沖積砂質土層は比較的ゆ

る＜，起点および終点方では軌道階の断面中央付近まで

下がっている．躯体全体はしっかりした洪積粘性土層の

上に載った状態にあるまた建設当時の躯体上部および

側部の埋め戻しはマサ土で行われており，N値は4~11 

であった．

地下水位は，駅中心より起点方はGL-6m付近，終点

方端部はGL-9m付近であるが，多雨期には過去の調査

データからGL-3m付近にまで上昇することが予測され

るまた躯体下部の洪積砂礫層の地下水は被圧状態にあ

り，底部掘削時には盤ぶくれの検討が必要となる．

3.地震の概要

平成7年 1月17日未明，兵庫県淡路島北端を震源とす

る地震が発生し，淡路島から神戸，西宮を中心とする阪

神地区に大きな被害を与えた． この地震は「平成7年兵

庫県南部地震」と名付けられた．地震の諸元は次のとお

りである．

発生時刻： 1995年1月17日5時46分52秒

震央位置：淡路島北端

北緯34度36分，東経135度03分

震源深さ： 14km

地震規模 ：マグニチュード7.2

気象庁が発表した震度によると，大開駅付近は家屋の

倒壌率が30％以上で，山崩れや地割れ，断層などが生ず

る震度7の地域に指定されている．震度の定義は当初6

を最大値としていたが， 1948年福井地震の際に，震度6

の地域の中にとくに大きな被害地域があったことから，

その後新しい震度階 (0~7)が設けられた新しい震

度階設定後，震度7の適用はこの地震が初めてである．

各地で観測された地震動の最大加速度のうち最大のも

のは，図—4に示す神戸海洋気象台で観測されたもので，

南北成分818gal，東西成分617gal,上下成分332gal, と

なっている主要動の継続時間はわずか10秒程度である．

また神戸市ポートアイランドでは地表のほかに地下での

記録が得られており， GL-80mの南北成分で679galが

観測されている．

今回の地震は初期微動継続時間がほとんどなく，主要
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図—4 神戸海洋気象台で観測された加速度波形

動の継続時間は非常に短いものの，上下動と水平動の最

大がほぼ同時に起こっているのが特徴である．従来，上

下動は主としてP波水平動はS波で発生し，両者の伝

播速度が異なることから，最大応力は上下と水平で同時

には起こらないとされていたが， この地震では地震動が

大きかったことに加え，上下動と水平動の最大が同時に

起こったことが構造物の被害を大きくした要因と考えら

れる．

4.被

写真ー1

10 
時 !11（け）

害 状

15 
”―
 

況

今回の地震により大開駅の軌道階にある35本の中柱の

うち31本が圧壊し，残りの4本もせん断ひび割れが生じ，

これが引き金となって上床版は折れて沈下したことによ

り．直上の国道28号線は幅約23m,延長約90mの範囲で

路面が最大2.5m陥没し，道路交通に大きな支障を与え

た（写真一1参照）．

軌道階の被害状況は場所により異なり，その程度に応

じて3つのゾーンに分けられる（図ー5参照）．

(1) ゾーンA （中柱①から⑭）

起点方の1層構造部分では中柱は完全に破壊し，主鉄

一道路陥没状況
起点方 F可戸甘可FlF~ 終点方

①②③④⑤⑤⑦R⑨R⑪⑫⑬⑭⑮⑯⑰⑬⑲⑳R⑫⑬⑭⑮R⑰⑱⑲⑳RRR⑭⑮  

-」ゾーン A

図ー5 被害状況（縦断方向）

1996年（平成8年）1月
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トンネルと地下

筋は露出し，大きく屈曲している． とくに中柱⑤から⑬

の間はほとんど柱の形状をとどめておらず．上下端のつ

け根位讚から激しく破壊している（写真ー2参照）． その

他の中柱の破壊は位置により異なり，上端または下端で

破壊し，主鉄筋が屈曲している．鉄筋の座屈方向も異なっ

ている．⑫から⑭は真下に圧壊し，主鉄筋が提灯状に膨

らんでいる（写真一3参照）．

上床版は中柱が圧壊したために最大3m近く沈下し，

折曲げ鉄筋が曲げ上げられて正鉄筋の本数が減少した位

置である中柱中心から 2m付近で折れ曲がり，線路に平

行な数本の幅150~200mmの亀裂と，線路に直角にはしる

多数の幅の 5~70mmのひび割れが発生した．

側壁上部ハンチの下端付近はコンクリートが剥離し，

内側の主鉄筋は座屈している．取り壊しに伴う側部掘削

時には側壁背面に大きな亀裂が認められた（写真→参照）．

また，側壁は内空側に倒れ込んでおり，上部ハンチの下

写真ー2 軌道階被害状況

写真一3 中柱の圧壊

写真ー4 側壁背面の亀裂

端付近の倒れ込み量は最大で90mm，傾斜角で約20であっ

た．

プラットホーム端の妻壁および妻壁付近の側壁には斜

め方向にせん断ひび割れが発生しており．最大ひび割れ

幅はそれぞれ5mmおよび7mmあった．

下床版にはひび割れはとくに認められなかった．

(2) ゾーンB （中柱⑮から⑲）

2層構造部分の地下2階の軌道階の中柱はRから⑱ま

では比較的被害は軽微で．中柱上端の山側および下端の

海側のコンクリートにわずかな剥離とひび割れが認めら

れる程度であった．⑮は柱の上端位置でかぶりのコンク

リートがはがれ落ち．鉄筋が露出し座屈している．また

⑮と⑮の間の上床桁はコンクリートが部分的に剥離し．

鉄筋が露出している．階段下の両側部は電気室および開

閉所に使用されているが，どちらの線路直角方向の壁に

も図-6に示すようにX方向にせん断ひび割れが発生して

おり，大きな水平方向地震力が線路直角方向に作用した

こどが推測された．

地下1階のコンコース部は．中柱⑮の直上の柱はかぶ

りのコンクリートがはがれ落ち．鉄筋が露出していた．

中床版はゾーンAの崩壊に引きずられて．起点方に傾い

て沈下している．

(3) ゾーンC （中柱⑳から⑮）

終点方の 1層構造部分は．中柱⑳から⑭は柱の破壊の

初期の段階であり．下端位置でかぶりのコンクリートが

はがれ落ち，鉄筋が露出し提灯状に膨らみ始めている．

⑮はわずかにひび割れが認められる程度である．

上床版は線路に平行方向にわずかなひび割れが認めら

れる程度であったが．内空高の測定の結果． 50mm程度の

沈下が認められた．

側壁はプラットホーム端の妻壁に近い部分には斜めの

せん断ひび割れが発生しているが．離れた所では地震に

よるひび割れは少なかったまた側壁の倒れ込みはほと

んど認められなかった・

プラットホーム端の妻壁には斜め方向にせん断ひび割

れが生じており．最大ひび割れ幅は約0.5mmで．起点方

妻壁のひび割れの状況と比較すると損傷度合いは小さい．

大開駅の被害状況は以上のとおりである．

破壊のメカニズムについては高軸力下の中柱が大き

な水平方向地震力によりせん断破壊し，上床版が沈下折

海側I¢=:~ 、マ よ5＝二＝叫山側

被害状況（電気室および開閉所の壁）
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大開駅の災害と復旧

損したと考えられており． これに大開駅の構造上の特性

を考え合わせると．次のように推測される．

ゾーンAの中柱は強い水平方向地震力と．大きな土か

ぶり荷重およびその鉛直方向地震力を受けて破壊した．

これにより上床版は折れ曲って沈下し，側壁は内側に引っ

張られ倒れ込んだ．

ゾーンBの中柱は強い水平方向地震力を受けたものの

土かぶりが小さいため地震時の紬力は比餃的小さかった

うえ，線路直角方向に電気室や開閉所などの壁が多く存

在し水平方向の変形を拘束したため被害が軽微であった．

ゾーンCでは電気室や開閉所などの壁や，プラットホー

ム端の妻壁など多くの線路直角方向の壁が近くに存在し

たため，ポックス断面の水平方向の変形がゾーンAに比

べて拘束されたこと．さらに上床版が被害の軽微なゾー

ンBの中床版とプラットホーム端の妻壁などに支えられ

た正方形に近い版として上載土の荷重に抵抗したことに

より．ゾーンAと同じ土かぶりであるにもかかわらず被

害程度は小さかった．

5.復旧方針と設計

5-1 復旧方針

復旧は被害の大きさに鑑み，まず運輸省に復旧工事計

画書を提出し，鉄道施設耐震構造検討委員会（委員長：

松本嘉司東京理科大学教授）で検討をしていただき，問

題のないことを確認していただいた後に作業に入るとい

う手顛で進められた．大開駅の復旧工事計画書は，被災

直後は設計方針がまだ固まっていなかったことから，躯

体の取り壌し範囲と，再構築の設計についての2回に分

けて提出した．

躯体の取り壊し範囲は，ほとんど被害のなかった軌道

階の下床版および側壁下部ハンチ付近以外の中柱，側壁，

上床版とコンコース階のすぺてとした（図—7参照）．

再構築の設計は，平成7年4月に鉄道施設耐震構造検

討委員会がとりまとめた「阪神・淡路大震災に伴う鉄道

復l日構造物の設計に関する特別使用」に基づいて行われ

た．再構築の設計の考え方は以下のとおりである．

(1) 耐震設計の目標

今回程度の地震に十分耐えられる構造とすることを目

標とし，耐震設計においては，構造物が設計想定地震に

対して必要な安全性を確保するように設計する．

(2) 設計想定地震

耐震設計における設計想定地震は，兵庫県南部地震で

観測された最大地震動とする．具体的には神戸ポートア

イランドの地下80mで観測された地震波とする．

(3) 耐震設計法

耐震設計法は今回の最大地震動をもとに応答変位法に

1996年（平成8年） 1月

図—7 取り壌し範囲

よるものとし，荷重として．水平方向には応答変位法に

よる地盤変位に起因する外力を，鉛直方向には慣性力を

考慮する．

(4) 部材などの検討

構造物の部材などの検討は，限界状態設計法によるも

のとするまた耐震性能の検討にあたっては，十分なじ

ん性を有し， せん断破壊が曲げ降伏に対して先行しない

ようにする．さらに今回の被災の状況は中柱が破壊した

ことにより大きな被害が生じていることから，中柱につ

いては適切な配慮をする．

5-2 設計

設計は上記復旧方針にしたがって行われたが，以下に

1層部における地震時の設計条件を示す．

(1) 構造モデル

・骨組は部材の軸心とし，剛域は考慮しない．地震時

においては終局耐力で照査し，安全度は1.0以下と

する．

・中柱のモデルは剛結とし．角形鋼管を併用するが応

力計算には剛性を考慮しない．

・解析モデルは地盤パネ支持モデルとし，変形法によ

る解析とする．地盤パネの算出は建造物設計標準

（基礎構造物） （昭和61年3月国鉄）による．

(2) 応答計算に用いる土質定数

層厚 (m) 土 質 設計 N 値

0.0 ~ 3.5 シ Jレ 卜

3.5 ~ 8.5 砂質土

8.5 ~ 17.5 粘性 土

(3) 地盤反力係数

1)鉛直方向地盤反力係数： k.(kgf/cmう

・下床版（粘性土．N=lO)

K.【=l.2aEぷ，ー1=0.35kgf/cm3

・上床版（埋め戻し土． N=lO)

k,,=0.2aEぷ．ー112= 2.42kgf/ cm 3 

5 

20 

10 
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トンネルと地下

＇ 
こ、,.. ここ

a:E。の算定方法および荷重条件に対する補

正係数 (a=2) 

E。：地盤の変形係数 (kgf/cmり(E。=25N)

B. ：底面の換算幅 (cm)(B,= 1,700cm) 

2)水平方向地盤反力係数 ：k.(kgf/cmり

・側壁（埋め戻し士， N=lO)

k.=0.5a,aEぷご“=l.80kgf/cm3

ここ．に．

a, ：側面に対する補正係数 (a、=1)
B.；側面の換算幅(cm)(B. =717cm) 

a, E。は上と同じ

3)せん断地盤反力係数：k,(kgf/cmう

・下床版

k,1＝入k.,=0.12kgf/cm3 

・上床版

知＝入~.2= 0.80kgf/ cm 3 

・側壁

ぬ＝入k贔＝0.60kgf/cm1

ここに，

入：換算係数（入＝1/3)

(4) 水平地盤変位

地盤状態は．地盤の強さが表層地盤の深さ方向に一

様とする．（A地盤）

1)表層地盤の固有周期： T(sec)

H 
T=4.:.:...=0.673sec 
V, 

H:表層地盤の厚さ（m)(H=17.5m) 

u. ：表層地盤のせん断弾性波速度(mis)

平均せん断弾性速度 5, ＝主五且~
H 

粘性土 u,=100N'13/2 

砂質土 u,=80N"3/2

2)応答速度の基準値 ：S,(cm/s)

神戸ポートアイランドの地下80mで観測された波

形（最大加速度678gal) に基づき．固有周期 T

=0.67secのときの設計応答速度の基準値は．

S.=60cm/s 

3)地盤面の変位量：a,(cm)

a,= 0.02TS, = 8.076cm 

4) 地盤変位の鉛直方向分布： /(z) （図—8参照）

ここに，

冗Z
J(z) =a..cos —=8.076 cos竺

2H 35 

(5) 上床面のせん断力： r(kgf/cmう

周面のせん断力は上床面のみを考慮する．

r = oks2=2.478kgf/cm2 

(6) 鉛直慣性カ
1 

鉛直慣性力は自重と鉛直土圧に鉛直震度(K.=-K̂
2 

＝士0.35)を乗じた値とする．

(7) 地震時の荷重組み合せ

・ケース 1：死荷重＋地盤変位に起因する荷重＋上床

面のせん断力＋鉛直慣性力 (+0.35)

・ケース2：死荷重＋地盤変位に起因する荷重＋上床

面のせん断力＋鉛直慣性力 (-0.35)

設計の結果．側壁や上床版の形状寸法は原形のままと

地盤変位量
8;=8.076cm 

令＝7.681

令＝7.212

地下水位-ユ-

□
―
 

＋
 ., 

•9 

粘
性
土 一ーぎ

8
8

．マロデ
-1 

―

―
 

i

-

二
一一一

中
1

7,8()() 土 7,800 

17,000 

基
盤
層

--------:---"------------------------------------IJ,=0.000 

図—8 地盤変位
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大関駅の災害と復旧
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図→ 新旧設計の比較
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トンネルと地下

し．主鉄筋量を増加するとともに，配力筋や肋筋などの

間隔を密にするなどにより，鉄筋量は約I60kg/m3と旧

構造物のほぼ50％増となった．中柱は 1辺450mm, 肉厚

12mmの角形鋼管を3本接合し，柱の鉄筋を取り囲んで設

置し，コンクリートを中詰めすることにより，十分な強

度と変形性能を持たせた．また既設の下床版と側壁の隅

角部には補強コンクリートが必要になった．

新旧設計の主な比較対照を図→に示す．

6.施工

震災直後の緊急処置から軌道階を再構築して運転を再

開するまでの復旧工事の施工順序を図—10に示す．

以下に施工の状況について順を追って紹介する．

6-1 緊急復旧エ

震災直後の最優先の課題は2次災害の防止と，マヒし

ている道路交通を一刻も早く回復させることであった．

坑内では中柱が圧壊し，上床版が折れて沈下している

ため，余震および重機の重量や振動などによりこれ以上

沈下陥没が進まないように軌道階断面の中柱を挟んで左

右の上床版折損か所間にエアミルクを打設し補強した

（写真一5参照）．

一方，路上では陥没か所への進入禁止措置をするとと

もに．道路交通の確保のため駅出入口の地上部分を撤去

し，電柱を移設し．マンホールを切下げるなどして歩道

を切削し，車道の拡幅を行って両側最外端部にそれぞれ

片側 2 車線の通行を確保した（図—11参照）．

緊急復旧工は約10日間で終了したが，震災直後から2

月初めまでの間はこれら以外にも，破損した埋設管の応

急処置．被害状況の詳細な調査．復旧計画の策定，作業

員および資機材の手配と確保，職員の通勤や宿舎の確保

など課題は山積みであった．

6-2 土留め工

土留め工はエ期と止水の信頼性などを考慮して柱列式

地下連続壁 (SMW工法）を採用した．削孔径¢,600mm, 

芯材は長さ17mのH形鋼 (H-350)とし 4孔あたり 3本

を挿入した．杭打ち線は，建設当時の横矢板が残存して

いると判断されたのでこれを避け．躯体端部より 3mの

離隔をとった．

道路の中央部を作業帯として占用しているものの中央

部は陥没しており．杭打ち機を作業帯内に据えるのは危

険と判断し，杭打ち期間中は片側1車線交互通行として

道路を南側．北側にそれぞれ切り替え，道路側に杭打ち

機を据えて施工した（写真令参照）．

使用機械は三点式杭打ち機(DH608, リーダー長27m)

と芯材設置用として50tクローラクレーンをセットでそ

れぞれ2台ずつ配置し．昼夜で施工した．排泥はパキュー

ム処理し，昼間に搬出した．

施工数量は両側で5,880m2であったが，早期復旧を願

う周辺住民の協力もあり．わずか 1か月間という驚異的

なスピードで3月中旬に完了した．

6-3 土留め支保エ

土留め工の進捗に併せて舗装撤去，引き続き一次掘削

を行い， 3月中旬には土留め支保工を開始した．

土留め支保工は一般的には切梁・腹起し方式が多く用

いられるが，

・エ期短縮が最優先であること

•取り壊し時の作業空間を十分に確保したいこと

・中間杭の施工は破壊した躯体があるため困難なこと

などの理由から，アースアンカ一方式を採用した．

ァースアンカー長の計算の結果．民地支障をせざるを

えなく．地権者との交渉の長期化をできるだけ避けるた

め，打設角度を45°と急にして支障範囲をできるだけ少

なくするとともに．除去式アンカーを採用して，地権者

との交渉を精力的に行い，短期間で了解を得ることがで

きた（図—12参照）．

南側の交差点付近の前後70m間は埋設物が支障し， 1 

段目のアースアンカーの施工が不可能であったので，や

むなく切梁方式を採用した． この場合においても変則的

ではあるが2段目はアースアンカ一方式とした．

また掘削が進み深くなるにつれ作業架台が必要になる

と思われたので一部路面覆工を行ったが切梁および路面

覆工の施工にともない部分的に中間杭の施工が必要にな

り．深礎で掘り下がって上床版に孔を空け，中間杭を建

て込み下床版にポルトで固定した（写真一7参照）．

ァースアンカーはロータリーバーカッションドリルを

用いて285本の施工をしたが，後述のウェルポイントと

の競合や．切梁および路面覆工受け桁や吊り防護した埋

設物が支障し．意外に手間取る結果となった．

6-4 地下水位低下

掘削の深さは約12mで．この程度の掘削深さでは3段

の土留め支保エが一般的である． しかしながら3段目の

支保工は躯体の側部の掘削および取り壌しの途中段階で

設置しなければならず．工期短縮の観点から土留め背面

の水頭をウェルポイントにて5m低下させ． 2段の支保

工とした． ウェルポイントは道路占用の関係で土留め背

面側に鉛直で打設することが不可能であったため．アー

スアンカーと同じ45°の角度で 1段目と 2段目のアース

ァンカーの中間に配置し．削孔長は平均6.lmで166本を

施工した．施工の時期は2段目のアースアンカーの注入

材の回り込みを防ぐため， 2段目のアースアンカーの打

設後とした．

躯体側部掘削の床付け段階には，下部の洪積砂礫層の
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大開駅の災害と復旧

1.緊急復旧工．土留め工

①坑内補強工

②土留め工

一ー百
．
i

上

uat-1 l - 1 7.匹 __J

柱列式胞下連H壁
岬¢邸
H-3扮

2. 1次掘削

①埋設物防護

② 1次掘削

③ディープウェル設置

④ 1段土留め支保エ（アースアンカー）

⑤中問杭建て込み．路面覆エ（一部）

/9 

ディープウェル

3.上床版取り壊し撤去工

①上床版まで掘削

② 2段土留め支保エ（アースアンカー）
③ウェルポイント設置

④上床版取り壌し

⑤中間杭建て込み，路面覆工

4.側壁取り壌し撤去工

①側部掘削

②側壁取り壌し

/; ., 
／'/ 

ヽ

ぇ・
ウェルポイント

¥‘ゞ
、、.ヽ
‘‘
•
,̀ lヽヽ、

ゞヽヽ

5.軌道階構築
①中柱，側壁 ・上床版鉄筋コンクリート

②線路防護．軌道調整

③電車開通（通過駅）

6.大開駅復旧

①プラットホーム構築， コンコース階構築

②中間杭受け替え・撤去

③埋め戻し・路面覆工撤去

忍、
＼、

図—10 施工顛序
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トンネルと地下

写真一5 坑内補強工

原状 緑畔

16.000 
5軍惰道路

鯰通絡連下地

後

言―遍
歩 諄畔

I 
7,00'.l 3,0 

● 9 

車道歩固

旦~i
切削区間 1 
上ーーリ

璽

＇ 

遍写真ー6 土留め工

図—11 道路拡幅

被圧水により盤ぶくれが生ずるので，一次掘削と同時期

に土留め内側にペノト掘削機により¢,1,000mmの削孔を

7か所行い， ¢,600mm,深さ23mのディープウェルを設

置することにした．またディープウェルにより揚水され

る洪積砂礫層の被圧水には溶解性鉄分が90mg/£程度

含まれており，神戸市の排水基準を越えているためプラ

ント処理を行った後，下水に放流した．

已掘削

掘削深さが浅い段階では進入路を直接場内に造成し，

官ニ

―^ .;.. •. -こぷ•し 如t.9 ，ら 全？戸
写真一7 中間杭の施工

0.7面級バックホウで積込み． lltダンプで搬出した．

また深くなった段階では路面覆エ上から0.8m3級クラム

シェルで積込みを行った（写真一8参照）．

掘削は昭和39年の建設当時の埋め戻し土であるマサ土

が主体であり．排水性に優れていて施工性は非常に良好

であった．

施工時期は3月から5月であったが．ゴールデンウィー

ク前後に雨天が続いたものの全般的には天候に恵まれ．

途中．建設当時の残置土留め杭が支障したことなどもあっ

たが．約20,000m3の土砂を正味2か月ほどで掘削搬出で

きた．

10，⑱ 23,00'.l 11,00J 

寸 千 =” 
山胄 海胄

柱列式應下運綬壁
躙¢邸
H-烈

皿 17,CtXl 

区 12 土留め支保工および路面覆工
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大開駅の災害と復旧

写真-8 掘削

写真-9 躯体の取り壊し

&-6 躯体取り壊し

まず躯体の取り壊しに入る前に．残存する下床版およ

びレールを保護するために鉄板，角材， シートで養生し

た後，上からエアミルクおよびコンクリートを打設し，

クッション材とした．

4月中旬には掘削に併せて2層構造部分のコンコース

階の取り壊しを開始したが，取り壊しの最盛期は軌道階

の取り壊し時期の5月末から6月末であった（写真一9参

照）．

取り壊しの範囲は軌道階の下床版および側壁下部ハン

チ付近を除いたすべてで，取り壊し数量は防護エアミル

クなども含めて約5,400m3であった．

施工はまず縁切りエとして両端部を鉛直方向にワイヤ

ソーで，また側壁下部を水平方向に内外両側からウォー

ルソーで切断した．

取り壊し作業は主にプレーカーと圧砕機によったが，

側壁下部の打ち継ぎ目付近のはつり作業および下床版の

防護エアミ ルクの撤去は人力によった． プレーカーは当

初l.6m3級のジャイアントプレーカーを導入して昼夜で

行ったが．騒音・振動がひどく周辺住民から苦情があり，

0.7m3級の中型プレーカーに変更するとともに．プレーカー

の使用は夜10時までとし，それ以降朝6時までは小割り

作業と鉄筋の切断を行うことにしたまた粉塵対策とし

てハイウォッ シャーによる水掛けとシート養生を行った．

発生したコンクリートガラは再生工場に運んだが，躯

体と土留めの間が狭いため側部掘削と躯体の取り壌しは

1996年（平成8年） 1月

，
 7
 

/’
―
 

写真一10 中柱（角形鋼管柱）

伽`＇

•[
: 

写真～11 中柱の施工

1:,1 ;、一
写真ー12 エンクローズ溶接

同時に行わなければならず，掘削士とコンクリートガラ

の分別積込みが一部不可能であったので． これらについ

ては土捨場にて分別して処理した．

復l日工事に着手した時点から，過去に市街地でこのよ

うに大規模な地下構造物を取り壊した例がないため，こ

の躯体取り壊しがもっとも困難であると予想され．工期

の算定も非常に難しかった． しかしながら周辺住民の協

カで，夜10時までプレーカーによる取り壌しができたこ

とが大きく．約5,400面のコンクリートを実質約 1か月

間で取り壊し．撤去することができた．

6-7 躯体再構築

再構築は軌道階を約20mごとに6つのプロックに分け

て行うことにし，躯体の取り壌し，撤去が終了したプロッ

クより中柱の施工を追いかけて行い，側壁および上床版

の構築はプロックごとに 1度で行うことにした．
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写真ー13 コンク リート打設

中柱の施工は，まず既設の鉄筋を曲げ延ばし，鉄筋の

不足分は既設の下床桁にケミカルアンカーを増し打ちし

て，新設の主鉄筋をエンクローズ溶接した．次に 1辺450

mmの角形鋼管を3本接合したものを上からかぶせて建て

込み．中詰めコンクリートを打設した（写真一10.11.12

参照）．

側壁の新旧の接合部分の鉄筋の処置は中柱と同様に行っ

た．側壁および上床版の構築は型枠工．鉄筋工，土工な

ど200名を越える作業員が昼夜を徹して行い，第 1回目

のコンクリート打設を7月6日に，最終回の第6回目は

7月26日に打設した． この時点には運転再開の目標日も

設定されており．識員，作業員一丸となって必死の努力

の結果，コンクリート数量2.450m3．鉄筋量約400tの軌

道階の躯体を酷暑のなか，わずか1か月間で構築するこ

とができた（写真一13参照）．

8月に入り型枠の撤去，清掃などを行った後，軌道の

整備や電気関係工事に併せて，建築限界外にある中間杭

に線路防護網を設置した． 8月10,11日に運輸省の立入

検査を受け，無事13日には大開駅は通過ながら208日ぶ

りに運転を再開することができた．

6-8 早期復1日の主な要因

震災から軌道階の再構築を完了し．運転再開までわず

か7か月というエ期は驚異的であると思われるが、早期

復旧の主な要因をあげると次のとおりと考えられる．

・手戻りのない適切な復1日計画が策定できた．

・周辺も被災しているため臨場感があり，工事関係者全

員が早期復旧という目標に対し一体となることができ

た．

・早期復1日を願う地元住民の最大限の協力をえることが

できた．

・復旧の緊急性が高いため．警察道路管理者，埋設企

業者とも迅速に対応してくれた．

・歩車道が広く．中央に広い作業帯を確保することがで

きた．

・作業がまったくできないような悪天候がなかった．

7.おわりに

震災復l日という特殊な状況下ではあったが，関係者の

懸命の努力により大震災からわずか7か月後には軌道階

の復l日が終わり運転は再開された．

しかしながら大開駅は通過扱いで，今後，中間杭の受

け替えおよび撤去，プラットホームの築造， コンコース

階および出入口の構築，埋め戻しおよび道路復旧などの

土木工事のほか，建築・機械・電気などのいわゆる開業

設備工事が残されている． これらの工事には営業線近接

工事も多く含まれており．安全を最優先することは勿論

のことであるが，工事にあたり協力を頂いた地元住民の

方々のためにも 1日も早い大開駅の供用開始に向け，こ

れまでと同様に最大限の努力をしていく所存である．

,... •一··-··-··-··-··-·•一．．＿．． ．．ー••一・ •一••一..—••一•・ ••一••一••一•·—• •一••一..―..一••ーー.. -1 

温泉をさがして金持ちになろう．“

きみの庭にも温泉が出る
温泉さがしと利用法

理学博士石井康夫著新書版184頁定価 1009円（税共） （〒310円）土木工学社刊

きみにも温泉発見の幸運がつかめる
もし きみの庭や山林・田畑から温泉がゆう出したら， ••…•lI

一夜にして温泉開発地として脚光を浴び，地価も暴騰する．

（おもな目次〕 〇温泉とは 0日本は，世界一の温泉国 〇温泉の利用法は，無限にある 〇温泉は，ど
！ 

うしてできる？ 〇地勢探査技術は， ここまで進んでいる 〇温泉さがしの rコツ」は， これだ！・I 0知 ： 
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L っておきたい温泉法規 〇温泉開発と未来への夢 ！ 
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DAMAGE TO DAIKAI SUBWAY STATION 

HIROOMI lmAil, TOSHIO HlROToi>, NOZOMU YOSHIDAii) 
and MASAHIKO IWAFUJ!iil 

ABSTRACT 

A detailed Reconnaissance survey was conducted at the Daikai subway station which is the first subway structure 
that completely collapsed due to the earthquake. The station is a box frame structure with columns at the center, 

measuring 17 m wide and 7.17 m high in the exterior dimensions, and 120 m long. A complete collapse occurred in 
more than half of the center columns, which resulted in the failure and collapse of the ceiling slab and subsidence of 
subsoils over the station by more than 2.5 mat maximum. Many diagonal cracks were also observed on the walls in 
the transverse direction. 

Judging from the damage pattern, a strong horizontal force was imposed on the structure from the surrounding 
subsoils below the ground surface. The. relative displacement of the surrounding soils between the ceiling level and 
base level during the earthquake and the inertia force of the overburden soil transferred to the ceiling slab are 
supposed to cause the damage. Evidence of damage due to vertical force was not clearly observed. 

Key words: earthquake damage, subway, underground structures (IGC: H5) 

INTRODUCTION 

The Hyogoken-nambu earthquake of January 17, 1995 
caused severe damage to various structures. Among 
these; damage to the subway was one of the amazing 
event, because underground structures had been consi-
dered to be relatively safe from earthquake effects com-
pared to structures above ground. 
Figure I shows the location of the damaged subway 
and damage patterns. The general pattern of damage is 
damage to columns. There are two subway systems in 
Kobe city; one is a municipal system and the other is a pri-
vate system. Damage was observed in both systems. 
Damage to the Daikai station, which belongs to the Kobe 
Rapid Transit Line, private system, was the most severe, 
where more than 30 columns completely collapsed, and 
ceiling slabs deformed extensively, resulting in about 3 m 
maximum subsidence of the national road running above 
the subway. 
In many design specifications for the underground 
line-shaped structures, aseismic design is not usually con-
sidered in the transverse direction. The reason for this is 
that the underground structures are assumed to follow 
the deformation of the ground during an earthquake and 
the apparent unit weight of the structure is much smaller 
than that of the subsoils. 

Damage to underground line-shaped structures have 
been reported during past earthquakes. Damage to small 
structures such as water supply and gas pipelines, and/ or 
sewers has been reported in many earthquakes, for exam-
pie, during the 1964 Niigata earthquake (Hamada, 1992), 
1978 Miyagiken-oki earthquake (Tohoku Branch of 
JSCE investigation team, I 980), 1983 Nihonkai-chubu 
earthquake (JSCE investigation team, 1986), and 1993 
Kushiro-oki earthquake (JSSMFE investigation team, 
1994). The damage caused by these earthquakes was 
caused mainly by the large ground deformation due to Ii-
quefaction or differential ground movement near the in-
terface between hard and soft grounds. Since these struc・
tures can not be resist out against ground deformation 
with rigidity alone, incorporation of flexible joints have 
been considered. There have been a few reports of 
damage to large underground structures., Separation of 
construction joints on side walls at the intersection be-
tween the underground and ground surface sections in 
soft ground was reported at a subway during the 1985 
Mexico earthquake (Kawashima, 1994). Deferential 
movement at a flexible joint between a ventilation tower 
and tunnel, and water leak near the ventilation tower 
were reported during the 1989 Loma Prieta earthquake, 
USA (ADEP (Association for Development of Ear-
thquake Prediction) investigation team, 1990). This 

il Director and Executive Director, Kobe Rapid Iransit Railway. 
•l Research Head and Vice President, Engineering Research Institute, Sato Kogyo Co., Ltd., Nihonbashi Hon-cho 4-12汲20,Chuo-ku, Tokyo 
103. 
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damage was however very light. 
The Daikai station is the first subway structure that 
was completely damaged during an earthquake. As 
shown in Fig. 1, damage to the subway system was report-
ed not only at this station but also at many other Joca-
tions although the degree of damage was less than that in 
the Daikai station. Earthquake resistance design of un-
derground structures can be reviewed and evaluated from 
a study of this damage. The authors implemented a de-
tailed reconnaissance survey on the damage at the Daikai 
station in order to assist in the investigation of the 
damage mechanism. This survey included check of the ex-
tent of damage made just after the earthquake as well as 
various surveys conducted during the demolition of the 
structure prior to reconstruction of a new station. The 
results of these surveys are reported in this paper. 

DESIGN AND CONSTRUCTION OF THE DAIKAI 
STATION 

Kobe Rapid Transit Line is a subway system operating 
to the west from downtown Kobe city. It consists of two 
lines; the Tozai Line which runs about 7.2 km in order to 
connect downtown (Sannomiya and Motomachi) and 
Nishidai, and the Nanboku Line connecting Shinkaichi 
and Minatogawa extending for about 0.4 km. The ends 
of these lines are connected with other railroads, and 
therefore it is one of the most important mass transporta-
tion systems in Kobe. The Daikai station is located on the 
Tozai line near the middle of the line. Near this station, 

the subway runs right under the National road no. 28. As 
shown in Fig. I, the Japan Meteorological Agency seis-
mic intensity in this area was evaluated to be 7 or more, 
which is equivalent to MM  seismic intensity scale of IO or 
more. 
The longitudinal direction of the subway is at an angle 
of about 40 degrees from the east-west direction, there。
fore, it is not convenient to use bearings to point out the 
direction. Instead, as shown in Fig. 2, we will use "moun-
tain side" and "sea side" to point out the transverse 
direction, and "Shinkaichi side" and "Nagata side" for 
the longitudinal direction. 
The Daikai station construction was begun in August 
1962 using the cut-and-cover method, and it was complet-
ed on January 3 I, 1964. Soldier beam and sheathing 
boards was employed to excavate below the ground sur-
face for a depth of about 12 m. 
Figures 2 and 3 show a plan and cross-section of the sta-
tion. The station is a two story reinforced concrete under-
ground structure; B2 floor consists of platforms and rail 
lines and the Bl floor is a concourse with a ticket barrier. 
The thickness of the overburden soil is about 4.8 mat sec-
tion 1-1 and 1.9 m at section 2-2. 
The main part of the B2 floor is a box type frame struc-
ture with columns at the center, measuring 17 m wide 
and 7.17 m high in the outside dimension, and it is 120 m 
long in the longitudinal direction. There are 35 center 
columns in total along the longitudinal direction. The 
center column is 3.82 m high and has cross-section of 0.4 
m x 1.0 m, and the distance between columns is 3.5 m. 
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These columns are supported by the upper beam with 
1.6 m deep and the lower beams are 1. 75 m deep. The 
thickness_of the ceiling and base slabs are 0.80 and 0.85 
m, respectively, and the thickness of the side walls is 0.7 
m above the platform and 0.85 m below the platform. 
There are utility rooms (electric facility room and switch-
ing station room) under the concourse, therefore the 
walls are heavily loaded in this region. 
The frame was designed based on a consideration of 
the weight of the overburden soil, lateral earth pressure, 
and weight of the frame under ordinary loading condi-
tions as shown in Fig. 4, however the earthquake load 

128.6 kN/mi 

39.2 kN/m2 

I↓104.5 kN/m II 25.9 kN/~04·5 

80.7 kN/m2 

Fig. 4. 

| 815m | kNIm2 815ml  
Load distribution considered during lhe design 

Section B-B Section A-A 

Relation between column and girder 

000 

隠
gsg-e-

隠トJ-
トヱ
b
p
b苫

JgPJ!8 8um85ddn 

I 

5 Iiお0
= L 

＜ 

60-
宍

毯
"Ml.C=-019

薗

0
9
 

o
z
o
'
r
 

O

U

L

 

:!I 

忌 Fig. S(a). 
1

外 叶1
4-3-51 



DAMAGE TO SUBWAY STATION 

was not taken into account, with the normal method 
being used at that time of design. Under these loads, a 
center col_umn is subjected to N=4410 kN; top of the 
lateral wall is subjected to M=l91 kNm, N=444.3 kN, 
and Q= 97.1 kN, and the bottom of the lateral wall js sub-
jected to M=463.5 kN, N=517.4 kN, and Q=21L5 kN 
per unit length in the longitudinal direction, where M, N 
and Q de1_1otes bending moment, axial force and shear 
force, respectively, and the so called lateral wall is the out-
ermost wall of the underground station. The design 
strength of the concrete was 23520 kN/m2 for center 
columns and 20580 kN / m2 for other structural com po-
nents, and design the yield stress of reinforcing steel was 
23.52 kN/cm2. Round steel bars with diameters from 16 
to 25 mm were used as reinforcing for the walls and 
slabs, and 32 mm diameter bars were used in the center 

column. A transverse hoop (9 mm diameter) was placed 
at every 350 mm in the center column. Figure 5 shows the 
reinforcing steel arrangement. Since the cross-sectional 
area of the center column was predetermined and was 
small, high design strength concrete was used and many 
reinforcing steel bars were placed in the center column in 
order to sustain design axial load. The allowable axial 
force (one-third of design strength) is 4439 kN, which is 
slightly larger than design axial force of 4410 kN. 
Two tests were made after the earthquake in order to 
evaluate the strength of the concrete. A strength of 
37240 kN/m2 with standard deviation of 2646 kN/m2 
was obtained by Schmidt hammer tests. Average com-
pression strengths of the 8 cylindrical specimens taken 
from the center column was 39690 kN / m2. 
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Oiolr叫 lrgtxr

Fig. S(b). 

k
b
a

•

一

q
e
1
s
 :
i
s
e
g
 

Fig. S. Reinforcing steel arrangement drawings (a) Longitudinal direclion (b) Transverse direction 

4-3-52 



IIDA ET Al. 

GEOMORPHOLOGICAL AND GEOLOGICAL 
SETTING AT DAIKAI STATION 

The Daikai station is located west of Kobe port, and is 
about 15 km northeast of the epicenter of the Hyogoken-
nambu earthquake. It is geomorphologically located in a 
low-lying area with a ground surface elevation of about 
5 m, that extends along the southern toe of Rokko moun-
tain. 
Rokko mountain, with an elevation of about 400 m in 
the western part near the Daikai station, is composed of 
granite formed during the Cretaceous period. Many ac-
tive faults run along the southern piedmont line of the 
mountains, one of which runs immediately north of the 
Daikai station. 
The geology of the site is essentially soft sandy silt of 
back marsh origin overlying medium to course granitic 
sand containing gravel, which, in turn, overlies soft Holo-

cene marine clay and dense Pleistocene gravel. 
A soil investigation was made in 1959 prior to the con-
struction of the subway. Figure 6 shows boring logs ob-
tained from tests on the west and east sides of the station. 
The soil investigation was also made after the earthquake 
in February, 1995, which included PS logging. The 
results of this investigation is shown in Fig. 7 along with 
soil profiles. The depth of the water table was between 6 
and 8 meters after the earthquake, which is lower than 
that before the earthquake (about 3 m; see Fig. 6). Refer-
ring to another source (Kobe city, 1980), generally the 
depth of base (SPT N-value > 50) was deep on the west 
side and consists of silty or clayey surface soil. The depth 
of base becomes shallow toward east; that at the Daikai 
station site is about 15 m and that at the Shinkaichi sta-
tion is less than 10 m. In addition, sand becomes more 
predominant toward the east. 
In addition, standard penetration and cone penetra-
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Fig. 7. Soil profile based on the borehole investigation●fler the earthquake and seltlement of the ground surface: Boring No. 4 is fill whose SPT-
N value Is shown in『ig.8 

tion tests were made near the structure in order to deter-

mine the properties of the fill material. Decomposed 

granite soil was used as the fill material. Figure 8 com-
pares SPT N-values with N-value computed from the 

cone penetration tests. The N value of the fill is about I 0 
at all depths except near the bottom. Figure 9 shows the 
grain size distribution and Fig. 10 shows strain depen-

dent characteristics of undisturbed samples of the fill 

material obtained from a dynamic ~eformation test. The 
test was made under isotropic initial stress states with 
confining pressures of 49 and 98 kN / m2, and an 

anisotropic initial stress state with principal stresses of 49 
and 29.4 kN/m2. 
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DAMAGE DUE TO EARTHQUAKE 

General Features of the Damage and Damage Adjacent 
to the Station 

Figure 11 shows a schematic diagram of the damage in 

the longitudinal direction. Since finishes with concrete 
block and tile were done on the interior surface of the 

wall, they had to be removed to check the cracks. The lo-
cations where finishes were not removed are shown as 

"region not investigated" in this diagram. Overburden 

soil had to be removed in order to see the cracks on the ex-

terior surface of the wall. The region where this was done 

is shown as "region investigated" in the figure. Checking 

for cracks on the exterior surface of the ceiling slab was 

not undertaken because of the reconstruction work in 
progress. Figure 12 shows a schematic diagram of the 

damage in the transverse direction at several cross-sec-

tions. 
The general features of the damage was that center 

columns completely collapsed on the Nagata side of the 

station resulting in settlement of the ceiling slab as well as 
overburden soils above the station. Many cracks were ob-

served in the longitudinal direction on the walls as well as 
in the transverse direction. 

A train just passed the Daikai station at the time of the 

earthquake, but was not scheduled to stop at the station. 

The motor man stopped the train after feeling the earth-
quake and escaped to the ground surface with passengers 

through the Daikai station. Judging from the interview 

with this.man, it seems that center columns had already 

collapsed when they passed the station. Vehicle'transpor-

tation on the National road no. 28 which runs over the 
station, however, was possible during the day the earth-

quake occurred. The ground for a distance 90 m long and 

23 m wide gradually settled up to more than 2.5 m maxi-

mum. The contour lines of the settlement of the road sur-
face are shown in Fig. 7, which was measured on January 

28. Ground settlement probably occurred beneath the 

pavement slab at the time of the earthquake, but the pave-

ment slab sustained its own weight due to its rigidity. 

Photograph I (JGS, 1996) shows settlement of the 
ground surface. 

At the municipal Daikai apartment house which is lo-

cated south of National road no. 28 (see Fig. 6 for loca-
tion), the sidewalk was lifted up along the road, and sepa-

ration between the foundation and the ground of about 

JO cm was observed. Immediately in front of the build-
ing, a ventilation tower for the subway is located in the 

medium strip. During the reconstruction process, discon-

tinuity of about 3 cm was found in the tower at a depth 
of about 4 m with the upper part moving toward the 

mountain side. These observations indicate that there 
was strong horizontal shaking in the transverse direction. 
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Center Columns at B2 Floor 
Referring to Fig. 2, the station can be divided into 3 
zones in the longitudinal direction along the station de-
pending on the structural system: zones composed of 
columns 1-23, columns 24-29, and columns 30-35, 

(a) Column 2 

(b) Column 10 

(c) Column 20 

□ 3ロニ 口
(d) Column 24 

戸
4.04 11 I 4.05 

cparatio 
ヽ

(e) Column 26 

4.00 11 14.00 

(f) Column 31 

which are designated zone A, Band C, respectively, here-
after (see Fig. 11). Zones A and C are a one story box 
frame structure whereas zone B has utility rooms adja-
cent to the platform as well as the B2 floor (concourse). 
Damage was the most severe at zone A, in the Nagata 

(h) Transverse wall at Column 19 

□了＝＝「＝可三
ふ女 11ぐ゚ぐ／3

(i) Transverse wall at the utility room (Column 28) 

.4 I 11 I 0.4 

i) Transverse wall at the Shinkaichi side (j) 

『Ì．12. ScbemIIlc fi畠Umsbo"IDgtbedamIgepIIIems In tbe,『ansversedirection. Numbers In (11) lo (f) are clear height In m measured after the 
dIm•畠e,and numbers la (a)ヽo(f) denole crack widlb I鶉 1DID

4-3-57 



DAMAGE TO SUBWAY STATION 

side. Almost all of the center columns completely col-
lapsed and the ceiling slab fell down. As a result, the 
original box frame structure distorted to an M-shaped sec-
tion as shown in Fig. 12. Typical damage to the center 

Photo. 1. National road No. 28 running above the Dalkai station. 
Area 90 m long and 23 m wide settled more than 2.5,m at 
maximum because of the collapse of the station. The S story 
building on the left is the municipal Dai.kai apartment house 

Photo. 2. View of the Daikai station from the Nagata side. Center 
columns collapsed completely and the ceiling slab subsided 

Pholo. 3. View of the Daikai sta1ion from the Shinkuichi side. 
Damage was relalively less compared wilh the Nagata side 

columns is shown in Photos. 2 (JGS, 1996) to 6. 
There were two types of collapse _pattern in the center 
column in zone A; collapsed portion bends into one direc-

tion as shown in Photos. 4 and 5 and Figs. 12(b) and (c), 
and in two directions in a symmetrical manner as shown 
in Photo. 6 and Figs. 12(a) and (d). The collapsed por-
tion was pushed toward the mountain side in columns 7, 
11, 12, 16 and 19, and toward the sea in columns 2-6, 9, 
10, 20, and 21, whereas the coUapsed portion was pushed 
out into both directions in columns 8, 13, 14, 17, 18, and 
22-24. 

Photo. 4. Damage lo center column No. 10 where damage was the 
severest 

Photo. S. Damage to center column No. 20 
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Photo. 6. Damage to center column No. 23 

In zone B, as shown in Figs. l l(d) and 12(d), the col-
lapse of the column occurred in the upper portion and 
reinforcing steel buckled into a symmetrical shape in 
columns 24 and 25. The upper longitudinal beam connect-
ing the center columns was bent at a point between 
columns 25 and 26. The small separation of the corner 
concrete of the center columns was observed at the moun-
tain side of upper portion and at the sea side of lower por-
tion, in columns 26, 27 and 28. 

Although the structural system in zone C was the same 
as that for zone A, damage was less in zone C compared 
with that in zone A. Figure 12(f) shows the damage to 

column 31 where the lower part of the center column is 
damaged and ceiling slab settled about 5 cm. 
Photograph 7 shows a close-up of the damaged por-
tion of column 34. It was noted that every other bar buck-
le~. As shown in Fig. 5(a), buckling of the reinforcing 
steel was constrained by the hoop steel as well as by the 
bars placed in a zigzag manner connecting the reinforcing 
steel on opposite sides of the column. Damage shown in 
Photo. 7 indicates that this additional zigzag distribution 
of reinforcing steel works well in confining the core con-
crete. 

The clear height-between the upper and lower beams 
was measured at a point between the center columns, 
which is shown ash in Fig. ll(d). The minimum clear 
height is 1.15 m. Compared with the design clear height 
of 4.02 m, settlement of the ceiling slab is about 2.9 m 

Photo. 7. Damage to center column No. 34. Only every other 
reinforcing bar buckled indicating lhat the zigzag a『『angement
of lhe『einforcingsteel (See Fig. 5) wo『kedwell to retain lhe 
core concrete 

maximum, which is about the same as the settlement of 
the ground surface shown in Fig. 6. 

Cracks were observed in the upper beam between 
columns 32 and 33 supposedly caused by punching shear 
on the columns. 

Railroad Level and Base Slab 

The level of the railroad is measured every 5 meters. 
The difference of levels between the adjacent points are 
from 8 to 28 mm, therefore the gradient for each interval 
is between 1.6 and 5.6%. The measured gradient value is 
scattered around the design v.aJue of 3%. The scatter was 
larger near the boundary of the station. It is not known 
whether this measured scatter existed before the earth-
quake or was caused by the・earthquake. 
Cracks were not observed on the base slab, and water 
leakage was also not observed through the・ base slab. 
Water leakage was, however, found at some of the con-
struction joints. 

Ceiling Slab 

In zone A, the ceiling slab kinks and cracks 150-250 
mm wide, appeared in the longitudinal direction about 
2.15 to 2.40 m from the center line of the columns as 
shown in Fig. l l(a) and Photos. 2 and 8. Referring to 
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Photo. 8. Damage lo celling slab: view toward Nagata side from 
column No. 18 

Fig. 5(b), this portion was found to coincide with the por-
tion where sagging reinforcing steel bars in the ceiling 
slab were bent upward so as to use them efficiently under 
the action of load shown in Fig. 4. In addition, cracks in 
the transverse direction were noted at nearly equal dis-
tance on the ceiling slab, the widths of which extended up 
to 70 mm. Almost all of them were located along the 
edge of the center columns. Cracks were located at about 
45 degrees in the longitudinal direction near the end on 
the Nagata side. In addition, the separation of cover con-
crete was observed over almost the entire area near the 
haunch and the intersection between the lateral wall and 
ceiling slab. 
Many small cracks in the diagonal direction were ob-
served on the ceiling slab near the boundary between 
zones A and B. Cracks in the diagonal direction were 
also observed at the Shinkaichi side of zone B. 
Only a few cracks were observed in the longitudinal 
direction in zone C. 

Lateral Wall 
The damage pattern in the lateral walls is shown in Fig. 
l l(b), (c), (e) and (f). Since a concrete block masonry 
wall finished with tile was constructed at the inside of the 
wall, the damage to the lateral wall can not be seen from 
inside. These finishes were removed except in the portion 
where designated "region not investigated" in the figure. 

Although the damage patterns are similar in both the 
mountain and sea sides walls, it was a little more severe in 
the sea side wall. In this wall, separation of cover con-
crete was observed near both the top and bottom haun-
ches, and vertical cracks 0.1-1 mm wide, run from bot-
tom to top. In addition, diagonal cracks probably caused 
by large shear stress were observed at the Nagata side end 
of zone A. 
According to the investigation of the exterior surface 
as shown in Figs. ll(b) and (f), wide cracks in the Ion-
gitudinal direction were observed along with the intersec-
tion with the haunch. Therefore, as emphasized in Fig. 
12(a), as the result of the collapse of the center column in 
zone A, a kink occurred at the upper part of the lateral 
wall and the intermediate part of the ceiling slab, but not 
at the end of the ceiling slab. 
Under the platform, a significant separation of cover 
concrete was observed on the mountain side lateral wall 
for a length of about 40 m; 30 m to 72.5 m from the end 
on the Nagata side, and this separation of cover conc~ete 
was seen on the sea side lateral wall for a length of about 
30 m; 35 m to 65 m from the end on the Nagata side. 
Water leakage was also observed at these separated loca-
tions sufficient enough to dampen the area and some-
times occasionally actual flow of water could be seen. 
Cracks were also observed on the columns that support 
the platform. In general, the crack width was wider on 
the railroad side than in the wall side, which indicates 
that the platform was pushed toward inside. 
Crack patterns were found to be similar in the lateral 
wall under the platform. Looking from Nagata side, 
three vertical cracks were observed within the first 10 m. 
From that, cracks were not observed for about 60 m. Ver-
tical cracks at equal distances were observed between 60 
m and 90 m. It was concluded that these cracks were origi-
nally caused by thermal effects and the crack width was 
enlarged due to the earthquake. 
After the collapse of the center column and ceiling 
slab, the lateral wall tilted toward inside. The relative 
movement of the bottom of the upper haunch from the 
platform was 2. 7 cm on the sea side wall and 1.5 cm in 
the mountain side wall at about IO m from the end of the 
Nagata side. At about 30 m distance from the end at the 
Nagata side where the settlement of the ceiling slab was 
the most severe, both the seaside and mountain side walls 
tilted by about 9.0 cm and about 5.9 cm, respectively. In 
addition, at a location 50 m from the Nagata side, the sea 
side and mountain side walls tilted bout 1.6 cm and 4.5 
cm, respectively. The tilt of the lateral wall was hardly ob-
served in zone C. 
Deformation of the lateral wall and the slab were hard-
ly observed in zone B. 
In zone C, diagonal cracks were observed on the lateral 
wall near the end of the Shinkaichi side. Apart from the 
end, there were a few vertical cracks. They would have 
appeared soon after the construction due to thermal 
effects, and the width was enlarged due to the earth-
quake. 
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Photo. 9. Diagonal cracks appeared on the lateral wall on the 
mountain side at the end of the Nagata side 

Transverse Wall 

There are several walls in the transverse direction: both 

ends, utility rooms, etc. The damage pattern of these 

walls is shown in Fig. 12(g)-(j）and Photos. 9 to 11. Di-

Photo. 10. Damage to transverse wall in the sea side al lhe end of 

Nagata side l'holo. I 1. I) amage 10 transverse wall at the electric racility room 

D

D

 
20 

Fig. 13. Crack patterns in the BI Door: Numbers in lhe figure are crack widlh in mm 
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agonal cracks were observed in all the walls. 

Electric Facility Room and Switching Station Room 

These rooms were constructed on B2 floor adjacent to 

the platform and under the concourse. They are sur-

rounded by concrete walls. Many diagonal cracks were 

observed in the walls in the transverse direction as shown 

in Fig. 12(i). Very little damage to lateral the wall were ob-

served. 

Concourse (Bl floor) 

Crack patterns in the Bl floor are shown in Fig. 13. 

Compared with Fig. l I(a) where crack patterns of the bot-

tom of the ceiling slab are shown, the crack patterns were 

different on each side. A cracks of semi-circular shape sur-

rounded the location of column 24 and 25. These may 

have been caused by the collapse of these two columns. 

Cracks on both the lateral and transverse walls were not 

investigated. 

Railroad Just A way from the Daikai Station 

Investigation was also conducted beyond the limits of 

the station. The damage pattern just beyond the station 

on the Nagata side is shown in Fig. 14 and Photos. 12 

and 13, and on the Shinkaichi side in Fig. 15. Here sta-

tion O in Fig. 14 corresponds to the end of the Nagata 
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side of the station and column I which is next to column 
1. The columns are numbered in sequence from number 
36 on the Shinkaichi side. 

pushed inside and separation several centi-meters wide 
appeared on the boundary between the lower haunch on 
the Nagata side. Separation of the cover concrete was ob-
served both at the top and bottom of the column as As shown in Photo. 12, the sea side lateral wall was 

Ceilin~ 

Base slab 

Mountain side lateral wall 

Baseslab / 
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Photo. 12. Damage to lateral wall away from the Daikai station on 
Nagata side: Lower part or the lateral wall pushed toward the 
inside for about 1.0 to 4.5 cm along the boundary between 
late『alwall and haunch 

Photo. 13. Damage lo center pillar beyond the station on Nagata side 

shown in Photo. 13. 
The damage was less on the Shinkaichi side than on the 
Nagata side. Generally, the degree of damage to the later-
al wall in these areas was of the same order of magnitude 
as the damage in the station. 

MECHANISM OF COLLAPSE BASED ON DAMAGE 
PATTERN 

Damage of the center columns occurred to various 
degrees from complete collapse to slight damage in the 
Daikai station. It is very difficult to clearly define the 
mechanism of the damage to the Daikai station by only 
observing completely collapsed columns, because the 
effect of g『avity(axial load) becomes predominant for 
the residual deformation pattern. Therefore it is better to 
observe columns that are only slightly damaged. 
For column 28, which is one of the slightly damaged 
columns, a small separation of the column cover concrete 
was observed at two locations: sea side (bottom) and 
mountain side (top) of the column. This indicates that 
the horizontal force acting in the transverse direction 

toward the mountain side caused the damage to the 
column. 
The mechanism becomes more clear by focusing the in-
vestigation on the slightly damaged column such as 
columns 22-26 and 29-34. The predominant damage oc-
curred either at the bottom or at the top of the column. 
This damage seems to have been caused by the bending 
moment; bending moment around the longitudinal axis 
seems to be predominant whereas that in the transverse 
direction is much less effective. This also indicates that 
the horizontal force acting in the transverse direction 
caused damage to the columns. ・ 
Based on observation of these columns, the mechan-
ism of the damage of the collapsed column in zone A is 
evaluated to be as follows: 1) Due to strong horizontal 
force, the member reaches its strength under the combina-
tion of bending moment and shear force acting near the 
end of the column, which resulted in collapse of the end 
of the column. 2) The load carrying capacity of the box 
frame was reduced, and therefore excess relative horizon-
tal displacement occurred. Once horizontal displacement 
becomes large, additional moment due to axial load (so 
called P-L1 effect) increases greatly resulting in the com-
plete collapse of the center column. 
This mechanism can explain most of the damage which 
occurred at the Daikai station. As seen in Fig. 11, 
damage was the most severe in zone A. This can be ex-
plained by the fact that the wall in the transverse direc-
tion is more in zones Band C than in zone A. Actually, 
as shown in Fig. 12(h) and (i), many diagonal cracks were 
observed in these walls, which indicates that a large 
horizontal force also acted in zones B and C. Since the 
transverse wall carried much of the load,、damageto the 
center columns was small in this zone. The damage which 
occurred in the municipal Daikai apartment house and 
ventilation tower also suggests the existence of a strong 
horizontal force. 
Horizontal force must act not only in the transverse 
direction but also in the longitudinal direction. Damage 
caused by the horizontal load in the longitudinal direc-
tion, however, is rarely observed. This can be accepted 
by considering that the total wall dimension is larger in 
the longituctinal than in the transverse direction. Evi-
dence of horizontal force may be seen in the diagonal 
cracks on the lateral wall at both ends of the station. 
The source of the horizontal force is the next question. 
Earth pressure may be one of the factors, however does 
not seem to be the predominant factor, because it works 
symmetrically. Response of the frame may not be a 
specific cause of damage because all the structural ele-
ments except the center column come into contact with 
soil, and therefore do not behave independent of the 
resulting movement of the subsoils. The best possibility 
is a relative displacement between the. base and ceiling lev-
els caused by the subsoil movement. As a result of the 
response of the subsoil profile due to the earthquake, rela-
tive displacement between the ceiling and base levels 
appears and results in a horizontal force acing on the sub-
way structure. This type of displacement may be negligi-
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ble in the case of a small structure, but it can be very effec-

tive in a large structure such as the Daikai station and/ or 

nonlinear behavior of the subsoil profile becomes 
predominant. 

In addition, the difference in the thickness of the over-

burden soil may affect the extent of damage between 

zones A and B. Since the thickness of the overburden soil 
is larger in zone A (4.8 m) than in zone B (1.9 m), the iner-
tia force acting on the ceiling slab in zone A may be larg-

er than that in zone B. 

At present, the evaluation the load transferred from 
the overburden soil to the ceiling slab is difficult. It is 
clear that not all the inertia force of the overburden soil 

was transferred to the ceiling slab, however, research into 
the evaluation of the soil block which provides inertia 

force to the subway has not yet been undertaken. 
Evidence that vertical force affects the collapse of a sta-

tion during an earthquake has not been definitely 

confirmed. 

CONCLUSIONS 

The Daikai station is the first subway structure that 

completely collapsed due to the earthquake. A detailed 

reconnaissance survey of the damage was made in order 
to determine the behavior of the station during the earth-

quake. Based on a study of the damage pattern, the 

mechanism of the collapse of the station is considered to 
be as follows: 

The B2 floor of the station was subjected to a strong 

horizontal load, which caused deformation of the box 

frame structure. In zone A where amount of wall in the 

transverse direction is small, center columns initially col-

lapsed due to a combination of bending and shear result-
ing from the deformation of the box frame. Then, as a 

result of the relative displacement between the top and 

bottom of the columns, additional moment by gravity of 
the overburden soil became predominant resulting in the 

failure of the column. Since the walls in the transverse 

direction carry most of the horizontal force in zones B 

and C, damage to columns was much smaller compared 
with that in zone A. Instead, many diagonal cracks 

appeared on the walls in the transverse direction, such as 

walls at both ends of the station and walls in the utility 

rooms. In addition, less overburden soil is present in 

zone B because of the existence of the Bl floor (con-
course), which reduced the inertia force transferred from 

the soil to the ceiling slab. 

Considering the mechanism stated above, research is re-

quired to evaluate the load acting on a large underground 

structure from the surrounding subsoils. The following 
items are considered especially important. 

I) Behavior of the ground to evaluate the relative dis-
placement between the top and the bottom of the struc-
ture. 

2) Soil-structure interaction between the underground 
structure and surrounding soil to evaluate the load acting 
on the structure from the surrounding soil. 

3) Effect of overburden soil which provides an inertia 

force on the underground structure. 
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兵庫県南部地震による神戸高速鉄道・大開駅の

被害とその要因分析

矢的照夫1 ・梅原俊夫2. 青木ーニ三3 . 中村晋‘•江寄順一＇・末富岩雄6

1神戸高速鉄道（株）専務取締役(〒650 神戸市中央区多聞通3-3-9)

＇正会員工学 日本鉄道建設公団設計技術室調査役(〒100東京都千代田区永田町2-14-2)

｀正会員 工学 H本鉄道建設公団設計技術室 主任技師(〒1()()東京都千代田区永田町2-14-2)
・正会員 工博佐藤工業（株）中央技術研究所主任研究員(〒103 東京都中央区日本橋本町4-12-20)

.,正会員 工学佐藤．T業（株）中央技術研究所主任(〒103 東京都中央区日本橋本町4-12-20)

‘正会員 工修佐藤工業（株）中央技術研究所(〒103 東京都中央区日本橋本町4-12-20)

兵庫県南部地震により神戸高速鉄道・大開駅は．中柱の圧壊により上床版が沈下し，直上の国道28号線に
陥没が生じるという被害を受けた．本籟告は，地中構造物の耐震性を評価する上で重要な資料とするため．
大開駅の被害状況を明確に示すこととそれを踏まえて被害要因を分析することを目的としている．被害要因
推定は，動的解析に静的弾塑性解析を加えた2段階解析により行った．被害状況として．妻壁に見られるひび
割れから駅横断方向に強い地震動が作用したこと，上床版の破壊を免れた新開地駅側の中柱の損傷はせん断
破壊であること等が推瀾される．構造物部材の実強度．埋め戻し材の材料特性等に基づいた解析より，鰐壁
等が曲げ降伏に至る時点で中柱が曲げせん断破壊するという損傷過程が得られ．状況と良く対応している．

Key Words: seismic damage, underground structure, sire investigation, dynamic response analysis, 
non-linear frame analysis, bending and shear failure, center pillar 

1．はじめに

平成7年1月17日5時46分に発生した兵庫県南部地

震により神戸高速鉄道・大開駅は，中柱が圧壊した

ことにより上床版が折れ曲がり沈下し，直上の国道

28号線に最大で2.5mにも及ぶ陥没が生じるという大

きな被害を受けた．この被害は，地下鉄道の運行不

能という機能損失のみならず，上部道路の交通機能

も損失するという大きなものであった．

これまでわが国では．このような地下構造物を有

する都市部で大規模地震の洗礼を受けていない．こ

の様な構造物の地震被害事例として．1985年メキシ

コ地震によるメキシコ市の地下鉄は，わずかに側壁

継目部のずれや建設中の下水用シールドトンネルの

リング継手ポルトの切断等に関する被害の報告＇ ）等

しかなく，構造物損傷の程度も軽微である． 一方，

水道管やガス管の様な比較的浅い位置に埋設される

小口径埋設管は過去の大規模地震による被害2)-4)を

受けている．地下鉄を含む地中の線状構造物の耐震

性評価を行う際，メキシコ地震による被害やわが国

における埋設管の被害事例に基づき構造物軸方向に

沿った地形 ・地盤や構造条件の変化に対する配慮が

必要であることが指摘1)され，共同溝設計指針”等に

反映されている．大開駅の様な構造物横断方向の被

害についてはこれまで前例がないといえる．

大開駅の被害要因については被害形態からせん断

破壊であろうとの指摘＂もあるが，一般にコンクリー

ト構造物の破壊モードを破壊状況から判断すること

は困難であるといわれている．本報告は，現存また

今後建設される地中構造物の耐震性検討に有用な資

料とするため，大開駅の被害状況を明確に示すこと

とそれを踏まえて被害要因を分析することを目的と

している．まず．被害状況には，構造物損傷の程度．

構造物の配筋 ・強度，周辺地盤の構造 ・定数等を示

す．さらに，兵庫県南部地震により観測された大開

駅周辺の強震記録の特性や地盤の振動特性を把握す

るために実施した常時微動観測の分析結果について

も示す．次に，被害要因の分析とは，構造物の損傷

モー ドおよび損傷に至る過程を把握するための検討

を示す．そのためには．兵庫県南部地震における構

造物の応答を推定し，耐力との比較を行う必要があ

る．地中構造物は地上の構造物と異なり，見かけの

単位体積重量が周辺地盤と同程度以下と小さいこと

や構造物は周辺地盤の変形に拘束されほぼ周辺地盤

と同様に震動するという特徴を有している．その様

な構造物の横断面における耐震検討は省略される場
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合が多いとの指摘1)もあるが．震度法．応答変位法

および動的解析法の3つのうちいずれかの手法によ

り地中構造物に発生する断面力の評価が行われてい

る8),9)．それら3つの手法のうち．地震時における構

造物の実挙動を評価するという観点では実験等との

比較により動的解析法が有効であることが示されて

いる10)．動的解析は，限界状態設計法に基づき地中

構造物の耐震安全性を評価するために必要な構造物

の応答を評価する手法＂）にも用いられている．構造

物の被害要因の分析が本報告の目的であることから．

実挙動を評価出来る動的解析手法により構造物の応

答評価を行う．その際，地盤と構造部材の両方に関

する材料の非線形特性を考慮した動的解析を行うこ

とは，計算機の容量や演算速度の面からかなり困難

であり，有用な解析コードは見られない．ここでは

実務や設計で用いられている地盤材料の非線形性を

等価線形化手法により考慮し，構造部材を弾性体と

して取り扱う解析手法を用いる．その手法では，ひ

び割れや降伏などによる降伏ヒンジの形成にともな

う応力の再分配や材料の非線形挙動を評価出来ない．

そこで，構造部材に発生する断面力およびそれに応

じた部材損傷は．動的解析により推定された構造物

の応答より構造物部材のうち中柱に最も危険な荷重

状態を抽出し，それを部材の曲げモーメントと変形

関係の非線形性を考慮した構造物系に静的に作用さ

せることにより得られた断面力と部材耐力の比較に

より行う．大開駅の被害要因推定は，このように動

的解析に静的弾塑性解析を加えた2段階解析により

行う．

2．大開駅の被害状況と周辺地盤の状況

神戸高速鉄道は神戸市の三宮や元町から西代を結

ぶ東西線7.2km,新開地から湊川を結ぶ南北線0.4km

からなる地下鉄道である．ここで三宮や元町では阪

急神戸線および阪神電鉄線と大阪方面の路線と接続．

西代では姫路に至る山陽電鉄線と接統，また湊川で

は六甲山へ至る神戸電鉄線とも接続し，東西と南北

を結ぶ重要な路線となっている．これら路線は開削

工法により建設され，大開駅はJR山陽本線兵庫駅の

北北西約500mの国道28号線下に位置し．昭和39年］

月31日に竣工した．

ここでは．被害状況，配筋や強度等の構造特性，

地盤特性および兵庫県南部地震における地震動特性

を示す．

(1)大開駅の被害状況

a)構造特性

大開駅は図-1,2に示したように改札のある地下］

階，プラットホームのある地下2階（以後， 一般駅部

と呼ぶ）から構成される地下2階の鉄筋コンクリート

構造となっている．ただし， 2階構造となっている

のは改札口のあるコンコース部分のみである．

一般駅部は， 上下線に対する2つのプラットホー

ムを有し，ほぼ南西から北東の方向に120mの長さ

を有している．断面方向の幅は17m,高さが7.17m

のポックスラーメン構造となっている．その中央部

には， 高さ3.82m,幅0.4m,奥行き I.Omの鉄筋コン

クリート支柱（以後，中柱と呼ぶ）が3.5m間隔で35本
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表ー1各材科の強度特性

設計基準強度
実強度

材料 部材
(kg/cmり （標準偏差）

(kg/cm2) 

上床版

下床版 210 
380 

コンクリート 側壁
(27) 

中柱 240 

鉄筋
全部材 3120(降伏強度）
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図 4中柱，側壁の終局曲げモーメントと軸力の関係
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図•5 大開駅縦断方向の被害状況

配置されている．この中柱は上床版（原さ0.80m)と

下床版（厚さ0.85m)中に設けられた梁（それぞれ高さ；

l.6m,l.75m（内ハンチ部0.2m)）と接合されている．コ

ンコース部分には地下2階に電気室および開閉所が

あり，比較的壁の多い構造となっている．

また， 一般駅部の土被りは4.8m程度，コンコー

ス部分では土被りがl.8m程度となっている．

一般駅部の断面配筋を図-3に示す．鉄筋は丸鋼を

使用しており，側壁の主筋はp22, 19, 16,上・下
床版はp25, 22, 中柱はp32(30本）である．巾柱の
帯鉄筋はが9(c.t.c.350)を使用しており，全体を巻き

込む通常の配筋（定着部は直角フック）と稲妻筋と呼

ばれる柱両側面の鉄筋を4本おきに交互に巻き込む

配筋となっている．

各部材のコンクリートと鉄筋の強度特性を表ー1に

示す．また，表ー1中には設計基準強度もあわせて示

している．表ー1中の実強度は中柱と側壁を対象とし

て実施したテストハンマー試験より得られた圧縮強

度の平均値である．その現位置試験による圧縮強度

の評価には経年劣化を考慮するための影響係数は考

慮していない．中柱より採取した8試験体(f150)の
圧縮強度の平均は405kg/cm2と，テストハンマー試

験による平均値より大きな値となっているがその1

oの範囲内であることから，テストハンマー試験の

結果をここでは用いる．これらの強度特性に基づい

て算出した側壁と中柱の終局曲げモーメントMuと

軸力Nの関係を図-4に示す．ここで終局曲げモーメ

ントは梅村ら 12)が提案するe関数法により算出した．

その際．コンクリートの最大圧縮点ひずみは0.2%,

終局ひずみは0.35%，鉄筋の降伏応力度は規格値と

実効値の差異を考慮し3120kg/cm2(=2400X1.3)とし

た．なお．曲げモーメントは外側引張りを正，軸カ

は圧縮を正としている．

b)被害状況

まず，構造物の被害の内，駅部縦断方向に沿った

中柱の被害状況を図-5に示す．コンコース部以西

（高速長田駅側）の中柱はほとんど圧壊している．ま

た，コンコース部以東（新開地駅側）では中柱の脚部

に破壊が生じていた． 一方，コンコース部では，高

速長田駅側の2本の柱の上部が破壊しているが．被

害は中柱の上・下部にコンクリートの剥離がみられ

る程度と比較的健全であった．ここでプラットホー

ムのある地下2階の被害は，図-5に示す様に場所に

より状況が異なっている．

被害を程度と構造に応じて，図-5に示す様に駅縦

断面を3つのゾーンに分ける．それら各ゾーンの被

害概要を以下に示す．
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海側 山側

図ー6 中柱(No.JO)の破壊状況

写真1中柱の圧壊および上床版の陥没

<Aゾーン＞

図6, 写真lに示すように中柱が完全に破壊し．

上床スラプ (800mm厚）は中央から1.75m~2.00mの

位置（折曲鉄筋が曲げ上げられて，正鉄筋の本数が

減少した断面）に幅］5~20cmの亀裂が発生して折れ

曲り最大2.5m沈下した．

側壁上部ハンチの下ではコンクリートが剥離し、

内側の主鉄筋が座屈した．この部分の地山側には最

大200mmの大きなひびわれが発生していた．側壁厚

はプラットホームよりも上では700mm下では

850mmとプラットホーム高さで変化している． この

プラットホームよりも上の側壁は、山側および海側

とも内側に向って僅かに倒れ込み，プラットホーム

直下では側壁のコンクリートが剥離し，かなりの漏

水が見られた．この部分の地山側には施工継手があ

り，継手面でひびわれが発生していた．側堂下部の

ハンチ付近にはひびわれは認められなかった．

プラットホーム端部にある妻壁のせん断ひび割れ

の発生状況を図-7, 写真-2に示す．その損傷の程度

は新開地駅側の妻壁に比べ大きい．

<Bゾーン＞
中柱6本の内，中央部にある3本は，柱上端のIll側

および柱下端の海側のコンクリートにわずかな剥離

が認められる程度の被害であった地下 1階部が沈

海側 山側

図-7浜櫓のひび割れ状況

写真-2妻壁（海側）のひび割れ

下した位骰にあたる地下2階部の中柱は鉄筋が提灯

状に膨らんで圧壊しており、 A領域の崩壊に引きず

られて地―fl階部の下床版は傾いて沈下したことが

分かる．

地下2階にある電気室・開閉所の線路直角方向壁

のひびわれ発生状況を図-8, 写真-3に示す．いずれ

の壁にもx方向にせん断ひびわれが発生しており，
かなりの水平方向地裳力が線路直角方向に作用した

ことが分かる．

<cゾーン＞
図9,写真4に示す様に中柱の下部が破壊され，

鉄筋が座屈して上面スラプが5cm程度沈下した．中

柱の破壊位置では，写真-5に示す様に稲妻筋が鉄筋

の提灯状の座屈を拘束し，帯鉄筋の役割を果たして

いる．この部分の損脩モードはコンクリートの剥離

等の破壊状態よりせん断破壊であろうと推定される．

また，側壁にはプラットホーム直下におけるコン

クリー トの剥離は認められず、漏水も見られなかっ

たまたハンチ付近に明確なひびわれは内側からは

認められなかった．

プラットホーム端にある妻壁のひびわれ発生状況

を図-10に示す．ひびわれの数等の損傷の程度は高

速長田駅側に比べ小さい．

駅横断方向の妻墜や濾気室内の壁にみられるせん
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山側 濠側

図 8電気室開閉所のひび割れ状況

山［／］／二倶9
図9中柱(No.31)の破壊状況

山側

図-10妻壁のひび割れ状況

―

―

 

側海

写真3龍気室のひび割れ状況

写真4中柱の損傷 写真5中柱の帯鉄筋の効果

断ひび割れの状況やCゾーンにおける中柱の破壊状

況に基づいて被害状況から判断できる駅舎Aゾーン

の破壊のメカニズムを推定すると，周辺地盤の震動

により駅横断方向のポックスラーメンに図-I Iの様

な変形が生じ，中柱に発生した断面力が巾柱に作用

している上載土に起因する軸力に加わり中柱の耐力

以上の断面力が作用し圧壊したものと考えられる．

Cゾーンは中柱の破壊という意味ではAゾーンと同

様であると考えられるが，妻壁の損傷が高速長田駅

側より少ないことから駅横断方向の変形がAゾーン

より小さく，上床版が被害の軽微なBゾーンの中床

版とプラットホーム端の妻壁などに支えられた正方

ー[

'

l

••

••

•• 

¥

-

図•11 構造物の変形（実線：地震時，破線：地震前）

形に近い版（断而方向の幅17mX縦断方向長さ21m)

として上載土の重醤に抵抗し崩壊を免れたものと考

えられる． Bゾーンは他ゾーンに比べ土被りが少な

いため中柱に作用した常時・地箆時の軸力が比較的
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図ー12道路の陥没および土質構造

小さいことに加え，線路直角方向に電気室、開閉所

等の壁が多く存在し水平方向の変形を拘束したため

に．被害が軽微であったと考えられる．

(2)道路の変状および周辺地盤構造

a)道路の変状

中柱の圧壊による上床版の崩壊・沈下により駅上

の道路には陥没が生じた，道路の沈下量を0.5m間隔

で図-12に示す．図には駅周辺で実施した地盤調査

結果に基づく土質縦断構造もあわせて示す．

道路の沈下は図4中のAゾーンにおける中柱位置

を中心にくの字状に生じ，中柱位置では1.0~2.5m

となっている．特に，高速長田駅側から東方へ約20

~35mの位置における沈下量は大きく，最大2.5mと

なっている．沈下の影響は，側壁位置より外側にも

及んでいる．

b)周辺地盤構造

大開駅周辺地盤の土質縦断構造，N値および速度

構造は， 図-12に示したとおりである．ここで， 土

質の縦断構造は大開駅の高速長田駅側，新開地駅側

の地点および両者の間の3地点で実施した地盤調査

結果に（財）鉄道総合技術研究所が実施した調査結果
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図 13埋め戻し土の粒度特性

(No.D-1)を加えた4地点の情報に基づいて推定した．

No.D-］地点では弾性波探査が実施されており，得ら

れたS波およびP波速度構造もあわせて示す．新1月

地駅付近の旧湊川から新湊川の間の神戸翡速鉄道沿

いの地盤は後背低湿地帯であり，図ー12に示した様

にGL-15~17m以深には． N値が50以．J-..s波速度が
280~400m/sの支持層が存在している．その上層に

はS波速度が100~240m/s,N値が4~13の砂質土，

粘性—l：およびN値が18~41の礫混じり砂卜団の互府構

造となっている．大開駅の海側とlll側の調．． 介地点で

あるNo-lD-1地点の土質はほぼ同様であることから，

南北方向の駅周辺の地層はほぼ成層構造であると考

えられる．さらに． GL-5~8mにはS波速度が220ml

s, N値が30~41の砂礫層がレンズ状に介在してい

る．大開駅周辺の地下水位は地霙後の調究ではGL-

6~8mと周辺地盤の地震前の調査結果であるGL-3~

4mに比べかなり低い値となっている．

次に，大開駅構築に用いた埋め戻し土の特性を示

す．埋め戻し土材は均等係数16.1,最大乾燥密度

2.025gf/cm3のまさ土であり，その粒度分布を図-13

に示す．現位置の6点で実施したRI密度試験より得

られた乾燥密度の平均値はl.77gf/cm3であり．地笈

の震動による締固めの影響はあると考えられるが締

固め度は87％となっている．次に，現位置で埋め戻

し材の強度特性を把握するために実施した標準貰入

試験によるN値および3成分コーン貫入試験より得

られた換算N値の深度分布を図-14に示す． GL-IOm

以浅のN値は5~]5となっている．

次に，現拉置で採取した不撹乱試料（プロックサ

ンプリング）を用いた中空ねじりせん断試験機によ

る動的変形特性試験の結果を図-15に示す．試験条

件として，等方圧密下での拘束1:E0.5,l.Okgf/cm2．異

方圧密下での拘束圧0.5kgf/cm2の3ケース実施した．

図より条件に拘らず，せん断剛性低下率(G/Go)とせ

ん断ひずみの関係はほぼ同程度となってる．また，

1.0 
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0.2 

図-14標準貰人試験，三成分コーン只人試験による
N値（実線；三成分コーン貫入試験．破線；標準貰
人試験）
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図-15埋め戻し土の動的変形特性

10・l 10・l 

0.20 

0.00 
IO I 

拘束圧に応じた低ひずみレベルのせん断剛性は

0.5kgf/cm2で3.56X 102kgf/cm2. l.Okgf/cm2で5.85X 

102kgf/cm2となっている．

大開駅周辺地盤の振動特性を明かにするため．図

-16に示す様に新開地駅から西市民病院にかけて神

戸高速鉄道に沿った6点とそれに直交する測線に沿っ

た4点の合計10地点で常時微動観測を行った．各観

測地点の地盤の固有振動特性を明かにする，ため．測

定された水平方向と鉛直方Ib]の記録よりスペクトル

比（水平／鉛龍）を求め．図-16に示す．このスペク ト

ル比より得られる卓越周期は表層地盤の1次卓越周

期と対応することが良く知られている 13)．図より．

各観測地点の卓越涸期は0.4~0.6秒であり．地点鉗

に若干の差異がみられる．

次に．図ー12に示した大開駅周辺のS波速度構造よ

りS波重複反射理論を用いて求めたS波の増幅特性

（地盤の伝達関数）により得られた固有周期と徴動よ

り得られた卓越周期の比較を行う．理論伝達関数の

算出に用いた地盤モデルは表-2に示すとおりであり，

GL-30m以深の構造についてはGL-44m以深にS波速

度500m/s程度の大阪増群の．固部層が存在すると仮定

した地盤の理論伝達関数は図-17に示すとおり 1次
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図 16大開駅周辺における常時微動特性(HNスペクトル）

喪-2地盤モデル

層 層厚(m)
単位体積重 s波速度 P波速度

減哀定数
量(t/m3) (m/s) (m/s) 

1 2.040 1.50 100 200 0.020 

2 3.060 1.60 140 900 0.030 

3 3.110 1.80 220 1400 0.025 

4 3.235 1.80 190 1700 0.020 

5 5.750 1.70 240 1700 0.020 

6 22.00 2.00 330 2100 0.020 

7 2.10 500 2100 0.020 

..
 
,.，
．`-

。．．
．． 

樹
迦
抑
臼

4 6 
周波数 (Hz)

図-17地盤の伝達関数
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8
 

lO 

の卓越周期は0.5秒(2.0Hz)となり．常時微動より得

られた地盤の卓越周期と良く一致している．このこ

とから，表-2に示した地盤モデルは大開駅周辺の震

動特性を把握する上で妥当であると考えられる．

(3)地震動特性

神戸市内で観測された兵庫県南部地震の記録のう

ち神戸大学（関西地震観測研究協議会），神戸海洋気

象台（気象庁）およびボー トアイランド（神戸市）の3地

点で観測された記録の特性を示す．ここで括弧内は

観測機関である．神戸大学は大開駅の東北東約

10kmの地点に位置した花尚岩上，神戸海洋気象台

は北東約3.5kmに位置した台地上，ポートアイラン

ドの地中最深部(GL-83m)は東方約4kmに位置した洪

積砂礫層上にある．

まず， 3地点で観測された記録の水平面における

変位の粒子軌跡の比較を図ー18に示す．ここでポー

トアイランドにおける変位の粒子軌跡は，設置方位

のずれに関する指摘＂）（地表に対して反時計回りに

22度ずれている）に基づいて補正している． これよ

り．神戸大学と神戸海洋気象台では顕著な卓越方向

が認められるが，ポートアイランドでは神戸大学と

4-3-74 



'°':....・,:叫

-・(cm 
‘’ 

ー・` _/ 20 ー． 一＼ー・—
，．ヽ ／

ヽ•-．•一・ヽ-・ ・-・ 10 ＇ 
゜

1-1 
10 

プーし

.. 
E 
．ヽ
．ヽ一

N+ 図•1 8

: |＝；ヰ霊孟ば二:'YUnl..mty

I | •-- --． 
., ．. , ； i!.．． i i i ; 9, i ・ •：・対;.j............ ;,......,....,f-.. ;.. ;..-f,.. [ 

: ： : ; ； ； 

し9 9 . ， ．．．z1軍•II:• ｀~. .・●● •一・••~.4,............、..．．．.．．．．.．......,•一•一...

: : : :. : : : : : : : 
....,.......... ;....... :..... f... i・

！ンで丞
・：りマ~ャ...,.....~ ., 

i : ： ： :; -- ： : : : : : : : : : : : : : 

, i s’l 1 i i l i i } i、i}, i i 
1 0 

Pcriod(s) 

図-20神戸大学に対する他2地点のスペクトル比

1000 

:．．..．．：● ！．f::::l・:::・::f ::ii+f:-:・::・::::-!::::.:.t・・・}・:f-・f ・・f :( 

E !！ 加•T·\o.、／
し、い八．、一
り凱I□胄＇：.．．．, ； ； : ．： .,.... :...;...;.. ;.;.;..,............;.......,.... ;... ．． :.．．．.,.. ．： ．． ・・・・・・，． ． :.．．．, .  □ ·~ 

1 10 
痴 od(s)

10 

0.1 

図ー19ベクトルフーリエスベクトル

く20 響10 0 10 W 

讐囀攣亨詈疇9膚尋翁
;:;::,::::::::：ざ：冷；：ざ：名：：＜岱：：·:七：:;::::::::::::::::：::::::：名：：,:::::：:5：ど：：•
9~、·..．·▲ ・ • • 9• • • • ~ • .̂．．、o..．．．

変位軌跡（単位： cm)

6
 

5
 

4

3

2

 

5
r目

Jb]

゜0.1 

同様な北北西方向の卓越に加え西北西方向の卓越も

認められる。また．神戸海洋気象台では，ほぼ大開

駅直交方向に振動が卓越していることが分る．

次に， 3地点で観測された記録の周波数特性の比

較を行うため， 図-19に各地点で観測された水平2成

分の加速度記録より求めたペクトルフーリエスペク

トル15)（ペクトルスベク トル16)をフーリエスベクトル

の次元で示したもの）を示す．神戸海洋気象台を除

いた2地点では， I.0~2.0秒および0.3~0.4秒に卓越

がみられる。神戸海洋気象台では， 0.7秒および他

地点と同様に0.35秒に卓越がみられる．岩盤上の観

測点である神戸大学に対する他2地点の地震動増幅

特性を明かにするため，神戸大学に対する他2地点

のベクトルフーリエスペクトル比を図-20に示す．

いずれも，周期0.4秒以下の短周期側にて3倍以上の

地震動の増幅がみられる．神戸海洋気象台では周期

0.7秒にも増幅が認められる．この様な特定周期帯

での増幅は，観測点近傍また観測点上の地盤におけ
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表•3Aゾーンにおける各部材の被害

部材 被害

中柱 完全な崩壊

内側：コンクリートの剥離，

上部 内部主鉄筋の座屈

側壁
ハンチ下 外側：最大150mmのひび割れ．

外部主鉄筋の降伏

下部
被害が認められない

ハンチ上

上床版
中央から1.75~2.0mの位置で折

れ曲がりl5~20cm程度の亀裂

下床版 被害が認められない

る地震動の増幅の影響が神戸大学以外の2地点の記

録に含まれることを示している．

4．被害要因の分析

被害要因の推定は被害の最も大きかったAゾーン

において道路の陥没が大きな位置の横断面を検討対

象とする．Aゾーンにおける各部材の被害は表-3に

示すとおりであり，その各損傷モード，その損傷に

至る過程の推定を行う．

(1)分析手法

各部材の損傷モード，さらに損傷に至る過程の推

定は．構造物の動的応答つまり発生断面力と各部材

の耐力との比較により行う．そのためには，まず兵

庫県南部地震による構造物の動的応答を適切に推定

しなければならない．その際，地盤のみならず構造

物の弾塑性挙動を考慮した解析を実施することが望

ましいが．両者の非弾性挙動を考慮した解析を行う

ことは計算時間等の問題から現実的に困難である．

その様な観点から．地盤材料は非線形性を考慮し，

構造物は弾性体として取り扱う．その際．部材剛性

を弾性時の5割（原子力発電所 ・屋外重要土木構造物

の安全性照査に用いる基準地震動S2地震に対する剛

性残存率に相当）に低減することによりひび割れや

降伏等に伴う部材の剛性低下を等価線形的に考慮す

る手法＂）により．構造物部材剛性のモデル化を行う．

しかし，この手法では部材の端と端の間は結合され，

塑性ヒンジによる応力の再配分等を評価出来ないた

め．発生断面力を大きく評価することになると考え

られる．そのことから．各部材耐力との比較により

部材損傷モード等を定量的に評価することは困難で

ある．そこで，動的解析により得られた断面力と部

材耐力の比較は発生断面力が部材耐力を越えるか否

かといった定性的傾向の把握のため行う．

次に，動的解析による発生断面力が部材耐力を越

える時点における構造物の挙動に着目し，各部材の

損モード，さらに損傷の過程を定量的に評価する．

その評価に際して，まず着目時点における構造物の

応答は周辺地盤の動的な変形言い替えれば動的な載

荷過程により生じたものであるが，その過程を静的

な載荷過程により生じたものと見なす．つまり，地

盤～構造物系の動的応答を構造物系の静的載荷過程

に置き換える．すると，従来より構造解析に用いて

きた部材の弾塑性挙動を考慮した解析手法により，

各部材の損傷過程の評価を行うことが可能となる．

ここでは，構造部材のみのボックスラーメンモデル

を対象とし，荷重増分法による静的弾塑性解析法を

用いる．動的応答を静的載荷過程に置き換えるため

に必要な荷重履歴は，各部材端つまり各節点に作用

する荷重の比率が着目時点での発生節点力の各節点

間比率に等しいとの仮定に基づき設定した．

この様に動的解析に静的弾塑性解析を組み合わせ

た2段階解析による手法により，各部材の損傷モー

ドとそれに至る過程の推定を行う．

(2)動的解析による地震応答の推定

a)解析手法

解析には地盤材科の非線形性を考慮出来る2次元

有限要素解析コード「Super-Flush」を用いた．兵庫

県南部地震による地震動特性の特徴の一つに上下動

がかなり大きいことが指摘されていることから，入

カ地震動としては水平動のみならず上下動も考慮す

る． 一方，上下動を考慮した解析を行う場合，地盤

物性のうちその増幅を支配するヤング率や体積弾性

定数の値やそれらの非線形性の評価が課題となる．

ここで用いる解析コードではポアソン比を媒介とし

てせん断剛性とヤング率や体積弾性定数が関連づけ

られているため，せん断ひずみとともにそれらの値

が低下することになる． しかし．体積弾性定数はせ

ん断ひずみに依存しないことが指摘＂）されている．

そこで．まず水平動に対する応答より得られる側方

境界の成層地盤における収束せん断剛性と体積弾性

定数よりポアソン比を算出する．水平動と上下動を

同時入力した際の地震応答は．得られたボアソン比

と水平動のみの解析により得られた各層の平均収束

せん断剛性を用いた解析により行う．

b)入力地震動

前章で示した3地点の地震観測記録の内，神戸大

学の記録を入力地震動とした．神戸大学の記録は．

地盤の増幅特性の影響を含む神戸海洋気象台とボー

4-3-76 



400 

悶"ヽ゚200 ゚

千5:! -200 

-400 

゜
5 

軸直角成分 (Max.＝328.3)
(Max.=346. l) 

10 

時刻（秒）

図 21入力地簾動

r = l.91/ml, V,= 100 m/S, v =0.427 
92,3()() 

15 20 

日

品認邸ぬ⇒似，”糀紐協
』7= 1.91/而． V,=140m/s,
綱9・＂＇＂＇＂＇＂＇＂＇’-
= 1.91/ml• も＝ 170m/s, 

|吋

f

呈
9
ユ一

b
s
L
-
f▲

5
6
 

＇ 

-m w苔

ふ

図-22 解析地盤モデル

トアイランド（最深部）の記録に比べ入射波(2E)とし

て取り扱うことが出来るため，大開駅周辺地盤の現

実的応答を評価するという意味で有用であるという

理由によっている．ただし，神戸大学の記録には，

沖積地盤上の観測点の様なP波とS波成分の間に認

められる比較的変位振幅の大きなpS変換波成分18)が

含まれないこと，水平動と上下動の位相が大開駅地

点と異なっていると考えられること，さらに上下動

に計器動作上のドリフトが認められるなどの課題も

ある．

入力地震動の水平・鉛直成分の加速度時刻歴（速

度記録のフーリエ微分により算出）を図-2)に示す．

ここで水平成分は観測されたNS,EWの2成分より大

開駅横断方向に変換した成分とした．これら水平・

鉛直地震動を同時に鉛直方向に入力することは，入

力波の波動特性として水平動はS波，上下動はP波

と見なしたことに等しい．

C)地盤および構造物のモデル化

対象断面位置における地盤モデルおよび地盤定数

を図-22に示す．対象断面位置における現地盤モデ
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図•23 各層の動的変形特性

0.30 

0.25 

鴬
憐
袖
凌
h

0

5

0

 

2

1

1

 

o

n

i

o

 
0.05 

0.00 
IO4 

ルは図ー12に示した弾性波速度の得られている地盤

調査位置No.D-1の構造を基本として設定したが，そ

の位置の構造に比べ検討断面位置ではGL-5.1~8.2m 

に存在する礫混じり砂層が認められない．そこで，
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図24構造モデル

喪•4 各構造部材の定数

部材
換算断 有効せん断 断面二次

単位体積
せん断弾性

ポアソン
部材 厚(m)

面積 断面積 モーメント
重量(tf/mう

定数G
比

減衰定数

A(mり A/1.2(mり I (m4) (t/mう

上床版 I 0.80 0.86 0.72 0.0487 2.40 1.27 X 106 0.2 0.05 

下床版 2 0.85 0.91 0.76 0.0583 2.40 1.27 X 10' 0.2 0.05 

3 0.70 0.72 0.60 0.0302 2.40 1.27 X 1()6 0.2 0.05 
側壁
4 0.88 0.73 0.0549 2.40 1.27 X 10' 0.2 0.05 0.85 

中柱
5 0.80 0.84 0.70 0.0442 2.40 1.27 X 106 0.2 0.05 

6 0.40 0.16 0.13 0.00224 2.40 1.27 X 106 0.2 0.05 

その層に相当する位置のS波速度は上層の砂層と下

層の平均的なせん断波速度170m/sとした．また．地

表層から順にせん断波速度240m/sの第5層までは地

盤材料の非線形性を考慮した．各層の動的変形特性

は図-23に示した様に，安田，山口'9)により平均粒

径D50と平均有効拘束圧との関係式に基づき算出し

た．ここで．平均粒径D50は指針m)に基づいた各層

の土質より求めた．せん断波速度が330m/sの第a§

以深の層は減衰定数2％の線形材料とした．また．

埋め戻し土の動的変形特性は図ー15に示した現位置

より採取しだ不撹乱試料の試験結果を用いた．

地盤構造は海側と山側の土質およびN値が図ー12に

示したNo.B-3とNo.D-1地点でほぼ同程度であること

から水平成層構造と見なし，側方にはエネルギー伝

達境界を設けた．底面には．先に示した入力地震波

を入射波として入射することから．粘性境界を設け

た．

一方，構造物は図ー24に示す様にビーム要素にて

モデル化した．ただし，隅角部は剛域を考慮し剛体

ピーム要素によりモデル化した．各部材の断面積，

剛性等は表4に示したとおりであり．単位奥行き当

りの値である．ここで換算断面積は鉄筋をコンクリー

卜断面に換算した面積であり，有効せん断断面積は

平面保持の仮定で求めたせん断力を実際に近いせん

断力に変換するために補正を加えた面積を表す．

d)地盤．構造物の動的応答の推定結果

地震応答解析により得られた地盤内の水平・上下

成分の最大加速度の深度分布を図-25に示す．面位

置の最大加速度は水平成分が663gal以上，上下成分

が493gal以上の値となり気象庁震度階の震度7に相

当する値となり，大開駅周辺で気象庁が報告した震

度階と対応している．また．地盤中の応答の内，構

造物の側方地盤（上・下床版間）の最大加速度も側壁

から構造物幅(17m)区間内で430~550galと大きな値

となっている．さらに，側方境界近傍の値を除き水

平・上下成分とも構造物上での値が最も大きな値と

なっている．また，基盤位置に対する地盤各位置の

加速度の応答倍率についてみると，水平成分は上床

版位置で1.5~1.7倍，地表で2.1~2.3倍，鉛直成分は

上床版位置で1.5倍，地表で1.4~1.7倍の応答倍率と

なっている．

次に，構造物の最大応答断面力を部材端について
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図 25 最大加速度分布
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M：曲げモーメン
＊括弧内は常時断面ヵ

ト Q.せん断力，
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Q:33.4(51.2)1 
N:33.4(36.7)1 

N：軸カ
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図-26 部材端最大断面カ
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図27 中柱に発生する曲げモーメント

表-5 各部材の耐力

10 

二』＿d
． 

図28 部材耐力検討位置 I 
f 

--- ・・← ● ●ー •—— , -

検討
曲げ耐力(t・m/m) 終局せん

部材
位置 ひび割れ曲げ 降伏曲げ 終局曲げ 断耐力

モーメント モーメント モーメント (t/m) 

上端(a) 9.5 36.4 40.7(μ=1.3) 19.3 
中柱
下端(b) 9.6 36.5 40.8(μ=1.3) 19.8 

上端(c) 29.0 56.9 60.8(μ=3.7) 42.2 
側壁
下端(d) 39.6 83.0 91.5(μ=5.1) 41.7 

上床版 e 34.3 57.7 62.0(μ=5.0) 

下床版 f 42.7 87.4 92.5(μ=3.4) 
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図•30 解析モデル

図26に示す．図には常時の断面力も合わせて示す．

これらの値はいずれも単位奥行き当りの値である．

曲げモーメントは，側壁，上・下床版とも外側鉄筋

が引張り状態を正，中柱は左側が引張り状態を正と

している．中柱の軸力に着目すると，常時に97.1~

102.4t前後（約88kgf/cmり，地震時に55.2~56.4t（約

48kgf/cmりであり，喪4に示した中柱コンクリート

の設計基準強度に対する比率は68%(=(88+48)/

240)．調査や試験により得られた地震時推定強度の

26％とかなり高い値となっている．中柱上端部（梁

下）における曲げモーメントの時刻歴と常時軸力に

対して算出した終局曲げモーメント（図中破線）の関

係を図-27に示す．これより，最大曲げモーメント

の発生時点8.17秒近傍のみならず5.3秒近傍にて応答

曲げモーメントは部材の終局曲げモーメントより大

きな値となっている．側壁や上・下床版の隅角部に

おいても同様な傾向が見られる．

中柱の応答が終局曲げモーメントを最初に越えた

時点(5.3秒近傍）における図28に示す位置の応答軸

力に常時軸力を加えた値に対するひび割れ曲げモー

メント，降伏曲げモーメントおよび終局曲げモーメ

ントを表-5に示す．土木学会によるコンクリートと

鉄筋のせん断耐力を合わせた式により算出した終局

せん断耐力＂）．各部材の靭性率も合わせて 示す． こ

こで靭性率は．終局曲げモーメント時の部材変位と

主鉄筋の引張り降伏時の部材変位の比として算出し

た．部材の応答は本来ここで示した終局曲げモーメ

ントを越えることはなく，部材の変形で作用荷重つ

まり作用エネルギーを吸収することになる．中柱の

靭性率は1.3と小さいことから．応答曲げモーメン

トが終局曲げモーメントを最初に越えた時点で破壊

するものと考えられる．その時刻において側壁や上 ・

下床版の隅角部の応答曲げモーメントは中柱と同様

に終局曲げモーメントより大きな値となる．それら

部材の破壊可能性は各部材が作用荷重を吸収出来る

変形性能つまり靭性率を有しているかに依存し，次

項で検討を行う．

次に．中柱および側壁上端部に着目し，地裳時の
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図-32 中柱•側壁の復元力特性と応答断面カ

応答軸力の変動が終局曲げ耐力に及ぼす影響を把握

するため，常時軸力を加えた作用軸力と地震応答曲

げモーメントの経時変化と各部材耐力との比較を図

-29に示す．側壁においては応答曲げモーメントの

増加とともに軸力が増加するという相関がみられる．

一方，中柱の応答断面力は部材の耐力近傍で軸力と

曲げモーメントが大きく変動しており，中柱の損傷

には両者の変動が密接に関連していると考えられる．

(2)禎害（崩壊）モードと過程の推定

a)解析手法

解析には材端剛塑性バネ法を用い．構造物は図ー

30に示す様に部材の胃lj域端にバネを設けることによ

りモデルした．中柱の損傷の把握という観点から，

中柱が最初に終局曲げモーメントを越える時刻にお

ける構造物の挙動を検討の対象とした．各部材の節

点に作用させる水平及び鉛直方向の初期及び増分荷

重は，その時刻において動的解析により得られた各

部材端の水平及び鉛直方向の節点力を50分割するこ

とにより得られた値とした．また．これら動的応答

を静的に評価するための載荷に先立ち，常時断面カ

解析により得られた各部材端の節点力を各部材の初

期断面力を求めるため作用させた．

b)構造部材の非線形性のモデル化および耐力

バネ間の部材は梁要素として表-4の動的解析に用

いた部材諸定数を用いた．ただし，側壁部材の初期

剛性は剛性低下を考慮しない値とした．バネ部の曲

げモーメント～回転角関係はひび割れ曲げモーメン

トMc，降伏曲げモーメントMy,終局曲げモーメン

トMuに対して逆対称原点指向型トリリ ニアモデル

を用いた．ここで各モーメントは常時軸力と地震時

の軸力を重ね合わせた軸力に対して算出した．

C)部材損傷モードおよび過程の推定

まず，作用荷重と上床版と下床版の水平方向の相

対変形 8の関係を図-31に示す．ここで，作用荷重

は水平方向に作用した荷重の和を最大作用荷重の水
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平成分の和（動的解析により得られた節点力のうち

水平成分の和）により正規化した比率として示して

いる．最初に降伏する部材は中柱であり，その時の

荷重レペルは0.64,変形は1.32cmである．この中柱

が降伏した直後に，中柱にせん断破壊が生じる．そ

の際の他の部材にはひび割れ以上の損傷はみられな

い．本来は，ここで中柱が上床版の支持柱として役

割を果たさなくなり圧壊するものと考えられるが．

継続的に荷重を増加すると，荷重レベルが0.69,相

対変形が1.64cmになった時点で中柱に曲げ圧縮破壊

モードが生じる．

一方，側壁上端や上床版には中柱が曲げ圧縮破壊

した時点で曲げ降伏が生じる．それら部材の変形性

能を明らかにするため，図-32に中柱がせん断破壊

した時点での，中柱と側壁部材端のバネ要素の復元

力特性（曲げモーメントと回転角の関係）と発生曲げ

モーメントの関係を示す．破壊時における中柱と側

壁の回転角が異なるのは，中柱が上・下床版の梁と

接合し柱高さが3.82mと側壁の上・下床版の内寸より

小さいことに起因している．側壁の曲げ破壊に対す

る変形裕度は中柱が曲げ圧縮破壊時つまり側壁の曲

げ降伏時における上・下床版の相対変位1.69cmの

3.7倍（側壁の靭性率）以上つまり5.9cm以上となり，

地震応答解析により得られた上・下床版位置におけ

る構造物また地盤の最大相対変位2.7cm,3.7cmより

大きな値となっている．このことから，表-3に示し

た慨壁上部ハンチ下の損傷は．地震力によるもので

はなく中柱の破壊に起因して上床版が上載土荷重を

支えることが出来なくなり破壊したことによる上床

版の変形によって生じたものと推定される．

この解析ではAゾーンの崩壊は中柱のせん断破壊

により生じたものであると推測されるが，せん断破

壊から曲げ圧縮破壊に至る荷重レペルの差異は0.05

と小さいことや，部材の強度特性のばらつきを考え

れば，損傷モードとして曲げせん断破壊であろうと

推測される．

5あとがき

ここでは，まず1995年兵庫県南部地震により地震

被害を受けた各種構造物のうち，これまでにほとん

ど事例のなかった地中構造物の被害が大きかった神

戸高速鉄道・大開駅における被害状況を示した．ま

た．被害機構を把握する上で必要な構造特性，周辺

地盤特性，周辺で観測された地震動の特性を示した．

さらに，周辺地盤の振動特性については常時微動の

測定結果を踏まえて評価した．最後に，構造物の損

傷モードや損傷に至る過程を2次元動的地震応答解

析と静的弾塑性解析の組み合せた2段階解析により

推定した．この手法は，まず地震時の構造物の応答

を推定するために地盤を非線形材料．構造物を損傷

の程度に応じた剛性（弾性剛性の1/2)に基づく弾性体

とした2次元地震応答解析を行い，得られた中柱の

応答断面力が最初に耐力以上となった時点の断面カ

分布に対して構造物の非線形挙動を評価出来る静的

弾塑性解析を行うことにより，損傷の程度や過程を

把握しようとするものである．この結果，以下のこ

とが明らかとなった．

(I)大開駅の被害は損傷の程度から中柱が圧壊し上

床版の陥没さらに道路も最大2.5m陥没したコンコ

ースから高速長田駅側のAゾーン，駅部中柱にA

ゾーンの影響域以外で損傷が軽微であったコンコー

ス，駅部の2階構造のBゾーンさらに中柱は破壊

しているが上床版の沈下が5cm程度であるCゾー

ンの3つのゾーンに分類される．

(2)Cゾーンにおける中柱の損傷は，せん断破壊によ

るものであると推測される．

(3)大開駅周辺での地震動は駅直交方向が卓越して

いた．

(4)構造物周辺の原地盤はせん断波速度が140~

240m/s程度の砂，粘土および砂礫の互層構造であ

り固有周期は0.4~0.5秒である．一方，埋め戻し

地盤は材料がまさ土からなるN値が5~10程度の

地盤である．

(5)構造物周辺地盤の応答は430~550gal, 地表では

663ga)以上の最大加速度応答を示し，大開駅周辺

で報告されている気象庁震度7とも対応している．

(6)中柱には常時と地震時を合わせコンクリートの

設計基準強度の63%，推定実強度の36％と比較的

高い軸力が作用していた．

(7)構造物の実強度や埋め戻し材の材料特性に基づ

いた解析により，中柱は他部材に降伏等の損傷が

見られる前にせん断破壊または曲げせん断破壊に

至ったと推定され，被害状況と良く対応している．

大開駅上床版の陥没はこのような機構による中柱

の破壊により上載土荷重を上床版が支えられなく

なり生じたものと推測される．
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要ー：兵庫県南部鍮震における鉛直アレー張震記録

DAMAGE TO DAIKAI SUBWAY STATION OF KOBE RAPID TRANSIT SYSTEM AND 
ESTIMATION OF ITS REASON DURING 
THE 1995 HYOGOKEN-NANBU EARTHQUAKE 

Teruo YAMATO, Toshio UMEHARA, Hifumi AOKI, Susumu NAKAMURA, 
Jyunichi EZAKI and Iwao SUETOMI 

The Daikai subway station of Kobe Rapid Transit System was seriously damaged during the 1995 Hyogoken-
nanbu earthqualce. The upper floor was collapsed and the route 28 above the floor was settled. These were caused by 

failure of the reinforced concrete columns. The test hammer test and the laboratory soil test were carried out to obtain 
the actual concrete strength and dynamic deformation characteristics of filled soil material. Furthermore, in order to 
malce clear the reason why the structure was damaged, 2 kinds of analysis were condactcd. First, dynamic response 
analysis was carried out Static analysis considering non linear relationship between the moment and rotational angle at 

the end of the elements of the structure was canied out in which applied load derived from such scctioanl force as 

axial and shear force obtained at nodal point. Cracks at the end wall and failure of the columns indicate that severe 
lateral seismic force applied to the bllsversc section of structure. It is concluded that center columns failed due to 
bending and shear failure mechanism based on the analysis. 

4-3-83 



コンクリート工学年次論文報告集． Vol.18,No. 2, 1996 

論文神戸高速鉄道・大開駅の既設および復旧柱の耐力および

変形性能

中村将＂．梅原俊火巧 it;-木ーニ芝”.＊柳瀬高人＂

要旨：復11•1 した神戸高速鉄道 ・大開駅の中柱の耐力や変形性能などの耐震性能を把握する

ため水平方向交番載荷実験を，被災を受けた既設柱，さらに現行碁準類に基づいて設計し

た柱についてと合わせて実施した結呆，復旧柱は兵痺県南部地震クラスの地震に対しても

允分な耐震性を有していることが明かとなった．さらに，鋼管を圧縮のみ分担する部材と

してモデル化し鋼管によるコンクリートのコンファインド効果を考慮した解析により耐力

や変形性能が評価可能であること等が明かとなった．

キーワード：中柱，耐力．変形性能，水平交番載荷実験，コン7ァインド効果

1.はじめに

神戸高速鉄道・大開駅の被害は，駅横断方向の笈動により中柱が曲げせん断破壊し，中柱が

l:E壊したことにより生じたと考えられる[l]．中柱の破壊は，地笈力の大きさのみならず，大開

駅の有する構造条件に起因し．かなり麻い軸カ(lOOkgf/cm2)が常時作用していること．引張鉄筋

比が2.4％と多く帯鉄筋比が0.09%と少ないこと等から，せん断耐力や変形性能が・十分でなかっ

たことなどが考えられる．中柱は45X45の角形鋼管により補強したRC柱を3本連ねることによ

り再構築した．復旧した中柱（以後，復旧柱と呼ぶ）及び被災を受けた既設柱の耐震性能を実大規

模の試験体を用いた水平交番載荷実験に甚づき評価した．さらに，現行設計基準類に基づいて

設計された柱の耐力，変形性能の確認実験も．現行碁準類の課題を把握するために実施した．

本論では．まずそれらの結果を報告するとともに，高軸力下での実験により得られた耐力や

変形性能の評価への既往の評価手法の適用性について検討を行った．さらに．復旧柱や他の試

験体への鋼管また鉄筋によるコンファインド効果を考慮した幾つかの応力～ひずみ関係に関す

る評価式の変形性能評価への適用性についても検討を行った．

2．実験概要

試験体は被災した既設柱(CaseI)，角形鋼管(t=l2mm)を用いた復旧柱(Case2-1,2)，現行の設計

指針に基づき曲げせん断を受ける部材として設計した柱(Case3-1,2)の5体製作した．その構造特

性の一覧を表-1,柱の横断面を図ー1に示す．各試験体の断面形状は正方形とした．

既設柱のコンクリ ー ト強度は，鋼符が復IH柱の耐力向上に及ぼす影響を把握するため実柱の

強度400kg/cm2とは異なる復旧柱の強度と同じ値に設定した．また．帯筋には稲妻筋をモデル化

し9;を使用している．復lH柱については，主筋は残置下床版の丸鋼と新設部の異形鉄筋が下床
版より30cmから60cmの位置でエン90ース・溶接により接合されていることから．下床版および上床

版近傍を模擬したCase2-1,2の2ケースの試験体を作成した．なお，鋼管は柱脚部でスクアコンクリート

と接しており，軸力を負担する機構となっている．また， Case3-1,2については軸力を考慮した

構造細目に対する明確な規程のない七木仕様（鉄道構造物等設計標準・同解説）と規程のある建築

• I佐藤工業（株）中央技術研究所，土木研究部，主任研究員，エ博(i£会員）
.. 2 n本鉄道建設公団設計技術室，調査役
'"3 r]本鉄道建設公団設計技術室．：r．1f.技師
.... 4佐藤工業（株）中央技術研究所．建築研究部．；［修
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試験体名 Casel Case2-1 Case2-2 Case3-J Case3-2 

柱寸法 400X400 450X450 400X400 

柱的さ 1.9m（実柱高さの半分）

軸応力度 lOOkgf/cm' 

Jンク’J-ト強度 307 315 339 274 275 

使用サント 早強セメント 普通セメント

主 材質．本数 SR235, 12-f 32 SD345, 12-032 

筋 鉄筋比 6.03% 5.32% 5.25% 5.96% 

材質 SR235 SD345 

帝
本数 '19@350 D13@300 D10@100 4-D10@100 

筋 0.2% 
鉄筋比 0.09% （角型銅管も考慮 0.36% 0.71% 

した場合5.52%)

かぶり 35 31 40 

表ー1試験体一覧 ーロ(;¢)
釦し叩 l
Cエl

勺(7三互
C匹 2-1 C匹 2-2

二□`日釦し400 1 釦し叩0 1 
C四e3-l Case3-2 

OO-l各ケースの断面配筋

倍以上の1,150mmとし，定着を確実にするためにスクア底

部に設けた鉄板に溶接している．

水平力と軸力は，それぞれIOOt打クチュエーク， ローラー支

承を持つ300t7クチュエークにより， ピン治具を介して試験体

に作J1]させた[2]．加カスケジュールは，まず7段階の変

形角R(2.5,s, 10, 14.9, 30.3, 40, sox10・1rad)で3liil

繰返す正負繰返し加力とし，それ以降は変形角R=IOOX

10.’rad．まで単調載荷することとした．計測は，試験体各

部の変形，鉄筋のひずみ，鋼管のひずみ等について行い，

図-2柱形状．配筋及びひずみ計測位骰柱の主筋と帯筋のひずみは図-2に示した位置にて計測し，

引張りを正の値としている．

§― 

丁

仕様（鉄筋コンクリート造建物の終局強度型耐震設計指

針 ・同解説）の2つの試験体を作成した．

試験体の加力軸方向の断面形状の1例としてCase2-lの

形状を閑-2に示す．その寸法は柱断面の寸法の違いを除

いて各ケースとも同ーである．スクア高さは，主筋径の35

巨
一
月

-

Sす
一

d
 

3．実験結果

(1)耐力及び変形性状

各試験体における柱頭荷重と柱頭変位関係（以後，荷重一水平変形関係と呼ぶ）のピーク値を包

絡した関係を図-3に示す．図中の荷翫と変位の関係は軸力によるP-o効果を補正している．こ

こで加力中に破壊したCaseIは最大耐力の生じる前にコ ンクリートに圧壊が生じ， Case3-Iは最

人耐）Jの生じる直前に鉄筋の降伏が生じていることから，両ケースの破壊モードは曲げせん断

破壊であると考えられる．また，破壊に至らないケースは最大耐力の生じる前に鉄筋の降伏が

生じていることから，変形モードとしては1柑げ型であると考えられる．

まず，実験による最大荷軍と種々の計算手法に基づく終局曲げモーメントより得られる最大

荷璽及びせん断耐力との比較を表。2に示す．計算には，終局曲げモーメントについて鉄道構造物

等設計標準・同解説（以後，鉄道標準と呼ぶ），道路橋示方：肉（以後，道示と呼ぶ）および建築系の
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鉄筋コンクリート終局強度設計に関する沢

料（以後，終局強度設計賀料と呼ぶ）の3種類．

せん断耐力についてはそれら 3つに鉄筋コ

ンクリート造建物の終局強度型耐妥設計指

針・同解説（以後．終局強度型指針と呼ぶ）

を加えた4種類を用いた．終局曲げモーメ

ントについては， Case2-2を除き，

いずれの評価手法も実験値との差異が1割程

度とかなり小さく．せん断耐力については

Case Iの鉄道標準に基づいた値を除き計算値

は実験値と大きく異なり，ほとんど計算値が

Shear Force(tf) 
60r ----------------

ー100 -50 

・ • - - ＿ _,  

---・ -----• -----

9 

401-ん,.....・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・
/,‘£—--------• -----
20" 

50 

-60L 

100 150 200 
Disp.(mm) 

=Case1 
Case2-1 
C函 2-2:：： Case3-1 

---C匹 ・2

図-3各ケースの荷重～水平変形関係のヒ.-,包絡線

Caselを除き大きな値となっていることが分る．さらに，表中に示したせん断耐力と終局曲げモ

ーメントより得られた最大荷重の比より， CaseIを除きその値はほぼ1.0以上であり曲げ破壊型

であることを示している．しかし．実験ではCase3-1も曲げせん断破壊を示している．このこと

から．比較的高い軸力下でのせん断破壊の可能性の評価としてこの最大荷重比を用いる場合に

その値に注意が必要であろう．最後に．復l[］柱のCase2-1,2の耐力はCase]に対して，それぞれ

1.5, 2.0倍とかなり向上している．

次に，図-3に示した荷重一水平変形関係より靭性率を算出し，鉄道設計標準，町田ら(3]およ

び桧貝ら(4]の評価式に基づく計算値との比較を行う．ただし，柱の構造条件のうち引張り鉄筋

比および軸応力はこれら評価式の適用範囲外の値となっている．実験による靭性率を算出する

際，降伏変位は， i）主鉄筋が引張りまた圧縮降伏した際の変位8yl, ii)最大荷重に達した際の変

位 8y2,終局変位は破壊時の載荷変位．また破壊していないケースについて最大載荷変位とし

た． Case3-lについて．町田式が実験値と比較的よい対応を示していることが分る．一方，鉄道

設計標準において，終局変位は実験値と比較的良く対応している．最後に．復旧柱Case2-l,2は

上下床版間の相対変位に換算して38cm以上の変形能力を有しており，兵庫県南部地震における

その推定値Il]の10倍以上の値であり．十分な耐震性を有していることが確認された．

(2)主・帯鉄筋ひずみ及び鋼管ひずみの性状

主筋と帯鉄筋の各サイクルの引張り側の柱軸方向最大値分布を図4に示す．主鉄筋ついてみると．

丸鋼を用いたCaseIとCase2-lは．付着の劣化に起因し脚部で降伏するまで各ひずみの値に大き

な差がない． Case2-2,Case3-l,2では丸鋼を用いたCaseI. Case2-lとは付着性状の差異に起因し，

柱脚部で最も大きなひずみを示し．柱部材では脚部から頂部側へ急激に小さくなっている．帯

鉄筋についてみると． Case-Iは脚部から35cmの位置のひずみが最大1000μ程度）と最も大きな値

を示している． Case2-1は全てのひずみはほとんど0であるが． Case2-2はCase2-1とは異なり，

脚部から30,60cmの位置での最大1000μ程度の値を示した． Case3-1は．脚部から80cmの位置

で先ず降伏に至り，破壊時は40cmの位置の帯筋も降伏した． Case3-2は．外周の帯筋のひずみに

比べて中子筋の方が大きく，中子筋は脚部から40cm,80cmの位置でのひずみが顕著であった．

鋼符の7ランヅの柱軸方向のひずみ成分に関する各サイクルの圧縮側と引張り側の最大値分布を図•5

にぷす．圧縮側では，軸方向ひずみが変形角とともに増大し，最大で1400μ程度の値となってい

る．引張側では100~300μ程度と小さく．曲げ引張応力を負担していないことが分る．軸方向

ひずみより求めた最大曲げそ・メントはCase2-lで約30tf・m,Case2-2で約40tf・mであり．実験の最大

曲げモーメント(Case2-1;71.6tf・m,Case2-2:94.6tf・m)の5割程度と耐力に大きな影響を及ぼしている．
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Case 
実験値 鉄道設計標準 追示 終局強度設計資料 終局強度型指針
(tf) 計算値 実l計 針算1阻 実／Et 計算値 実／計 計算値 実lit

Case¥ 24.5 25.9 0.95 26.3 0.93 27.6 0.89 
24.4(0.94) 1.0 9.9(0.37) 2.49 33.0(1.2) 0.74 13.4(0.49) l.83 

Case2-1 37.7 38.5 0.98 46.3 0.81 34.1 1.1 l 

Case2-2 49.8 42.3 1.18 51.5 〇.97 39.2 1.27 

Casc3-l 28.9 
27.1 1.07 26.6 1.09 30.2 0.96 
34.3(1.27) 0.84 20.2(0.76) 1.43 37.2(1.23) 0.78 31.6(1.05) 0.91 

Casc3-2 29.1 
27.1 1.07 26.6 1.09 30.2 0.96 
49.3(1.83) 0.59 35. I (1.31) 0.83 41.8(1.38) 0.70 56.1(1.85) 0.52 

表-2 実験および終局1111げ←メント．せん断耐力より得られる最大荷軍の比較

＊上段は終局曲げモーメントより得られた荷韮，下段はせん断耐力，括弧内はせん断耐力と終局曲げモーメントより得
られた最大荷煎比を表す．

表-3各ケースの靭性率と各種評価式の比較

実験値 鉄道設計標準 町田式 桧貝式

Case 終局 靭性率1 靭性率2 実l計 実l計 実ltl•
変位 計算値 上段μI 計算値 上段：μI 計算値 上段：μI
(mm) 8 yl μI oy2 μ2 下断：μ2 下断：μ2 下断：μ2

Case! 57. 27.06 2.1 2.10 (0. 71) 2.96 
(44.4) 〇.84 2.85 0.68 

ヽ

Case2-1 190．以上 51.64 3.68以上 38.26 4.97以上

Case2-2 190．以上 26.12 7.27以上 57.01 3.33以上

Case3-l 76. 27.15 2.80 34.32 2.21 
3.93 0.60 

2.99 
0.94 
9.08 
0.31 

(99.0) 0.48 0.74 0.24 

Case3-2 190．以上 34.39 5.52以．L・.34.39 5.52以上
7.87 0.54 

6.03 
0.92 
16.8 
0.33 

(190.5) 0.54 0.92 0.33 

＊ここで鉄道構造物等設計標準における靭性率の計算伯中の括弧内は終局変位を示している．
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図ー5鋼管7うンヅ側に発生する柱軸方向ひずみの各サイクル毎の最大値分布

ー1幽ー1---
Strain(x10う
C匹 2-1

4．解析による荷重•水平変形関係の評価

解析には 2次元 77 イバー解析を用いた．コンク']-卜の応力—ひずみ関係には星隈等の提案式[51,

NewRCの提案式[6]および六車の式(71の3つを用いた．特に， NewRC式は高軸力下での実験結果

も踏まえて提案されたものであり，本実験への適用として有用であろうと考えられる．

1,2のコン7ァインドコンクリートの強度には，柊1-4より幣筋の発生ひずみが小さいことから鋼管のみのコン7ァ

インド効果による強度増加を考慮した．鉄筋の応カーひずみ関係には，鉄筋降伏までを弾性それ以

上のひずみに対して応力が・一定となる完全弾籾性を仮定し，降伏応力度には材科試験で求めた値

を｝IJいた。部材の変形は加力位置から柱脚部までの曲率の分布を三角形分布と仮定して計算した．

まず，各提案式による7・レーンおよびコン7ァインドコンクリートの応力～ひずみ関係と試験体毎の圧縮試験

による 7Wーンコンクリートの応力～ひずみ関係の比較の•一例としてCase2-2およびCase3-2 について柊1-6

に示す．星隈式の適用に際して， 1・vーンコンクリートには道示の応力～ひずみ関係を準用している．図

より， 7.V-ンコンクリートについては．六車式． NewRC式とも試験結果と良く対応している。一方，品

隈式では圧縮強度を道路橋示方普に碁づき0.85<18としているため，他の提案式と異なっている．

コンファインドコンクリートについては， Case2-l,2では提案式により圧縮強度， 剛性に大きな差がある．

帯鉄筋で補強されたものについては，圧縮強度時のひずみに差が認められるが圧縮強度には差は

認められない。 3種類の提案式を比較すると．星隈式は全般的に剛性が小さい傾向にある．

Case2-
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図-6

a)Case2-2 b)Case3-2 

解析に用いた各ケースのコンクリートの応力～ひずみ関係

次に，解析の実験による荷霞ー水平変形関係の比較を図07に示す。実験結果の変形は，全体変

形から鉄筋のひずみから求めたスクアからの鉄筋の抜け出しによる変形を減じた部材の変形であり，

荷璽は軸力による P-8効果を考慮した値である。 Case2-I,2において，鋼管は図ー5に示した様に

引張り側で発生するひずみが小さいことから，圧縮側の鋼管を剛性比から等価断面積を有する鉄

筋と證き換えて圧縮縁に配置することにより考慮した．その応力—ひずみ関係は，発生ひずみが
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l000-1250μ 以上とならないことからIOOOpまでは弾性でそれ以上のひずみに対しては応カー

叡 I000 I'時）となる完全弾朔性形とした．図より ，降伏変形付近までの剛性および耐力について

はコンクリートのモデルの違いによらず実験値と解析は比較的よい対応が認められる。降伏変形以降は，

コンクリートのモデルにより耐力低下度に差がある． Case2-2では，降伏変形以降もコンクリートの劣化が小さ

いためコンク，）ートのモデルの違いに関係なく，実験値をよく追跡している． 一方，主筋に丸鋼を用い

たCase2-1では，降伏変形以降の挙動を追跡できなくなっている．帯筋で補強したCase3-1,2では，

全体的に六車式が実験値と良くー一致し，最大耐力近傍ではNewRC式も比較的よい対応を示 して

いる． C硲elでは，破壊形式が異なるが， NewRC式が実験値と比較的良く一致している。

日〗。ii[： 60t[O 

巳〗〇 [［' 
図-7 実験値と解析値の比較

5.あとがき

本論で実施した復旧した大開駅の中柱および被災を受けた既設柱，さらに現行基準類に基づ

いて設計した柱を対象とした水平方lilJ交番載荷夷験より，復旧柱の耐力は被災柱と同様な配筋

を有する柱に比べI.5~ 2.o-f音，変形性能は兵廊県南部地震における大開駅の上下床版間の相対変

位の推定値に対して10倍以上の値を有していることや，破壊モードの推定に現行基準類による

llliげとせん断の耐力比を用いる場合に必ずしも安全側の値にならないことなどが明かとなった．

さらに，復IR柱や他の試験体の変形性能評価への鋼管また鉄筋によるコン7ァインド効果を考慮し

た幾つかの応力～ひずみ関係に関する評価式を適用した結果，復旧柱の変形性能は鋼管を圧縮

抵抗部材として考慮した解析により評価できること，コン77インド効果を考慮した応力～ひずみ関

係のモデルとしてNewRC提案式が適当であることが明かとなった．

参考文献
[l]廣戸敏夫他．神戸高速鉄道・大開駅の被害とその要因分析．阪神・淡路大震災に関する学術講演会．247-
254. I 996, l2]飯田廣臣他．実験に基づく大開駅の既設および復旧柱の耐力および変形性育糾阪神・淡路大笈
災に関する学術講演会．263-270,I 996, L3]町田篤彦他．鉄筋コンクリート部材の塑性変形能定籠化に関す
る研究．土木学会論文集．第378号N-6．pp.203-212.1987,(4]桧貝勇他．曲げ降伏後のせん断破壊に関するRC
部材の破壊メカニズムに関する考察．コンクリート工学年次論文報告集．9-2．pp.329-334,1987,[5]星隅應
ー他，鉄筋コンクリート橋脚の地霙時水平耐力の照査に用いるコンクリートの応力～ひずみ関係， 土木
学会論文集， No.520/V-28,1-11,1995,8,[6]園）国土開発技術研究センター， NewRC研究開発概要報告
害．1993,3,f7]六車他，横拘束コンクリートの応力ひずみ曲線のモデル化，セメント技術年報， 1980
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638 地震被害に基づく神戸高速鉄道・大開駅周辺地盤の変形推定

佐藤工業（株）正会員 〇中村晋，末富岩雄．吉田望

1．はじめに

1995年兵庫県南部地震により神戸高速鉄道・大開駅は中柱が圧壊したため上床版が折れ曲がり沈下し，直

上の国道28号線が最大で2.8mに及ぶ陥没が生じるという大きな被害が生じた刈他の地下鉄においては中柱

の破壊という構造的被害はみられるもの機能的損傷はみられなかったことから，地下構造物は地上構造物に

比ぺ耐震性能が優れているという従来からの認識が確認出来たとも言える．一方，地下構造物の有する耐震

上の弱点が明らかになったことや．大開駅と同年代に同様な設計思想で建設された構造物が他地域に存在す

ることなどから．大開駅の被害要因を適切に推定し耐震設計法に反映させることは重要であると考える．

本報告は．すでに著者らが実施した被害要因の推定で用いた大閉駅周辺での地盤震動特性のより現実的な

ものとするため，大開駅の付帯構造物のうち地震時における地盤内変位分布の推定に有用な換気塔の被害に

ついて示すとともにそれに基づいた地盤の震動特性に関する推定について示す．

2換気塔の被害状況

ここでは図ー1に示す換気塔の被害を示す．換気塔は大開駅より高速長田駅側に6.9m離れたトンネル中央部

に位置している．その構造は図-2に示した様に線路方向に3.3-3.6m，直交方向にl.3~1.6mの長方形断面を

有するRC構造となっている．被害は写真1,2に示した様にトンネル上床版上面より 1.86mの施工継手位置

で．換気塔上部が山側へ約4.0cm移動するというものである．この位置の土被り厚は約5.2mであることから．

その換気塔に水平方向のずれが生じた位俯は地表から約3.34mとなる．また，この周辺地盤の土質は，この

トンネル部も大開駅と同様に開削工法で構築されていることから，駅邪と同様に埋め戻し材のまさ土である．

換気塔にずれが生じた位匝の下部は，地震時においてトンネル上床版と同様の動きをしていると考えられ

ることから，換気塔上部周辺地盤とトンネル上床版位世のIil)の地縦時地盤変位の差異は少なくともずれ位で

ある4.0cm以上発生していたものと推定される．

3．換気塔周辺地盤の地震時挙動

老者らが被害要因の推定に用いた神戸大学で観測された記録と，ポートアイランドで観測された地中(GL-

83m)の記録（入射波成分に分離）を基盤（大阪層群上層のせん断波速度500m/s程度の層）入射とした地盤の非線

形地震応答解析”により得られた換気塔に近い地盤における深度方向の最大変位分布を図-3に示す．区1-3より，

トンネル上床版位置(GL-5.0m)と地表との間の最大相対変位は神戸大学波で1.3cm,ポートアイランド波の対

して3.7cmとなった．兵庫県南部地震による主要な地笈時地盤変位は，図4に示すポートアイランド波の変

位時刻歴にみられる様に3波である．さらに，それら3波の変位は最大変位方向つまり山側へ偏った傾向がみ

られる．神戸大学波およびボートアイラ ンド波による地盤変位が． 3波とも一方向に偏ったとするとそれぞ

れ3.9cm, 11.1 cmとなる．これより．少なくとも神戸大学波に対する地盤の霰動では写真-2に示した様な換

気塔のずれは生じず，ポートアイランド波による地盤笈動程度であった可能性があると推定される．

4．まとめ

大開駅の付帯構造物である換気塔は， トンネル上床版より 1.84mの位置で換気塔上部が山側へ4cm程度ず

れるという被害を受けた．このずれ量より．地盤が海側から山側へ，換気塔上部とトンネル上床版位置の相

対変位で4cm以上の変形が生じる様な震動があったものと推定される．その変形はポートアイランド波を基

盤入力波とした地盤霙動により生じる可能性があると考えられるが，地盤と構造物の相互作用を考慮した解

析によりその照査が必要であると考えている．

参考文献

1)廣戸敏夫他，神戸高速鉄道・大開駅の被害とその要因分析，阪神・淡路大震災に関する学術講演会論文集，

pp.247-254, 1996, 2)中村晋．末富岩雄， 吉田望．地盤楕造の局所的な不整形性が地震動特性に及ぼす影響，

第45回応用力学連合講演会講演与稿集， 1996

Estimation of Aseismic Ground Displacement around Daikai Subway Station Based on Earthquake Damage, Sato 

Kogyo Co. Ltd., Susumu Nakamura, lwao Suetomi and Nozomu Yoshida 
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DAMAGE TO DAIKAI SUBWAY STATION 
DURING THE 1995 HYOGOKEN-NUNBU EARTHQUAKE AND ITS INVESTIGATION 

N. YOSHIDA, and S. NAKAMURA 

Engineering Research Institute, Sato Kogyo Co., Ltd. 
Nihonbashi-honcho 4-12-20, Chuo-ku,Tokyo 103, Japan 

ABSTRACT 

A detailed reconnaissance survey was conducted at the Daikai subway station which is the first subway 
structure that completely collapsed due to an earthquake. A complete collapse occurred at the location of 
more than half of the center columns, which resulted in the failure and collapse of the ceiling slab, and 
settlement of the subsoils over the station by more than 2.5 m at maximum. Many diagonal cracks were also 
observed on the walls in the transverse direction. Judging from the damage pattern, a strong horizontal force 
was imposed on the structure from the surrounding subsoils. Investigation of the damage mechanism was 
made tluough analytical approach. It is concluded that ceiling slab failed by the lack of the load carrying 
capacity against shear at center column. 

KEYWORDS 

earthquake, subway station, underground structure, earthquake damage, damage investigation, dynamic 
analysis, static analysis, nonlinear analysis 

INTRODUCTION 

The Hyogoken-nanbu earthquake of Janu紅y17, 1995 caused severe damage to various structures. Among 
these, damage to the subway was one of the amazing event, because underground structures have been 
considered to be relatively safe from earthquake effects compared to structures above the ground, and no 
significantdam.age has been reported so far. mgure l shows the location of the damaged subway and 
damage patterns. The general damage pattern is damage to columns. As shown in Fig. 1, the Japan 
Meteorological Agency seismic intensity in this area was evaluated to be 7 or more, which is equivalent to 
MM  seismic intensity scale of 10 or more. 

In many design specifications for the underground line-shaped structures, aseismic design is not usually 
considered in the transverse direction. The reason for this is that the underground structures are assumed to 
follow the defonnation of the ground during an earthquake and the apparent unit weight of the structure is 
much smaller than that of the subsoils. Earthquake resistance design of underground structures can be 
reviewed and evaluated from a study of this damage. 

The authors implemented a detailed reconnaissance survey on the damage to the Daikai station in order to 
assist the investigation of the damage mechanism. Then, the damage mechanism found by the survey was 
verified through the analytical approach. Two analyses, which consist of dynamic response analysis for soil-
structure system and static nonlinear analysis for structure system, were conducted. The results of the survey 
and the analysis are reported in this paper. 
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DESIGN AND CONSTRUCTION OF DAIKAI STATION 

The Daikai station was constructed right under the National road no. 28 in 1964 using the cut-and-cover 
method. Figures 2 and 3 show a plan and cross-section of the station. The station is two story reinforced 
concrete underground structure; B2 floor consists of platforms and rail lines and the BI floor is a concourse 
with a ticket barrier. The thickness of the overburden soil is about 4.8 mat section 1-1 and 1.9 mat section 
2-2 respectively. The B2 floor is mainly a box type frame structure with columns at the center, measuring 17 
m wide and 7.17 m high in the outside dimension, and it is 120 m long in the longitudinal direction. The 
center column is 3.82m high and has a cross-section of 0.4 m x 1.0 m, and the distance between columns is 
3.5m. 

The frame was designed based on a consideration of the weight of the overburden soil, lateral earth pressure, 
and weight of the frame under ordinary loading conditions, but the earthquake load was not taken into 
account, which was the normal method being used at that time of the design. Round steel bars with 
diameters from 16 to 25 mm were used as reinforcing for the walls and slabs, and 32 mm diameter bars were 
used in the center column. A transverse hoop (9 mm diameter) was placed at every 350 mm in the center 
column. Figure 4 shows the reinforcing steel arrangement of the center column. The allowable axial force 
was 4439 kN, which was slightly larger than design axial force of 4410kN. Two tests were made after the 
earthquake in order to ~valuate the strength of the concrete. A strength of 37240 kN/mL with standard 
deviation of 2646 kN/m" was obtained by Schmidt hammer tests. Ayerage compression strengths of the 8 
cylindrical specimens taken from the center column was 39690 kN/m2. 
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Fig. 5 Settlement of the ground surface (numeral in (a)) and soil profile based on the borehole investigation 
after the earthquake. Boring No.4 is fill whose SPT-N value is shown in Fig. 6. 

GEOLOGICAL SETTING AT DAIKAI STATION 

The soil profiles by the investigation made after the earthquake in February, 1995 is shown in Fig. 5. The 
depth of the water table was between 6 and 8 meters. Referring to another source (Kobe city, 1980), the 
depth of the base (SPT-N value> 50) was deep on the west side and it consists of silty or clayey surface soil. 
It becomes shallow toward east; the depth at the Daikai station site is about 15 m and that at the Shinkaichi 
station is less than 10 m. In addition, sand becomes more predominant toward east. 

Standard penetration and cone penetration tests were made near the structure in order to determine the 
properties of the fill material. Decomposed granite soil was used as the fill material. Fig. 6 compares SPT N-
values with N value computed from the cone penetration tests. The N value of the fill is about 10 at all 
depths except near the bottom. Figure 7 shows strain dependent characteristics of undisturbed samples of 
the fill material obtained from dynamic deformation tests._ The test was made under the isotropic initial 
stress states with confining pressure~ of 49 and 98kN/m2, and an anisotropic initial stress state with 
principal stresses of 49 and 29.4 kN/m2. 
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DAMAGE DUE TO EARTHQUAKE 

Figure 8 shows schematic diagrams of the damage in the longitudinal direction. The ground of the National 
road no. 28 for a distance 90 m long and 23 m wide gradually settled up to more than 2.5 m maximum. The 
contour lines of the settlement of the road surface are shown in Fig. 5, which was measured on January 28. 
Referring to Figs.2 and 8, the station can be divided into 3 zones in the longitudinal direction along the 
station depending on the structural system: zones composed of columns 1-23, columns 24-29, and columns 
30-35, which are designated zone A, B and C, respectively, hereafter. Zones A and C are a one story box 
frame structure whereas zone B has utility rooms adjacent to the platform as well as the B2 floor 
(concourse). 

Damage was the most severe at zone A, in the Nagata side zone. Almost all of the center columns 
completely collapsed and the ceiling slab fell down. As a result, the original box frame structure distorted to 
an M-shaped section as shown in Fig. 9(a). Typical damage to the center columns is shown in Photo I. The 
ceiling slab kinks and cracks 150 to 250 mm wide appeared in the longitudinal direction about 2.15 to 2.40 
m from the center line of the columns. In addition, the separation of cover concrete was observed over 
almost the entire area near the haunch and the intersection between the lateral wall and ceiling slab. In zone 
B, as shown in Fig. 9(b), the collapse of the column occurred in the upper portion and reinforcing steel 
buckled into a symmetrical shape for columns 24 and 25. The upper longitudinal beam connecting the 
center columns was bent at a point between columns 25 and 26. The small separation of the comer concrete 
of the center columns is observed at the mountain side of upper portion and at sea side of lower portion, in 
columns 26, 27 and 28. Although the structural system in zone C was the same as that for zone A, damage 
was less in zone C compared with that in zone A. Figure 9(c) shows the damage to column 31 where the 
lower part of the center column is damaged and ceiling slab settled about 5cm. 

In the lateral wall, separation of cover concrete was observed near both the top and bottom haunches. 
According to the investigation of the exterior surface, wide cracks in the longitudinal direction were 
observed along the intersection with the haunch. Under the platform, a significant separation of cover 
concrete was observed on the both side lateral walls. There are several walls in the transverse direction: both 
ends, electric facility room, switching station room, etc. Diagonal cracks typically shown in Fig. 9(d) and 
Photo 2 were observed in all the walls in the transverse direction. 

<;!= Sea Moun面n弓＞

Column 2 

Column 10 
(a) Zone A 

□口
Column 24 

□口
(b) Zone B 

Transverse wall at column 19 
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Column 31 

(c) Zone C Transverse wall at the utility room at column 28 
(d) Transverse wal1s 

Fig. 9 Schematic figure showing the damage pattern in the transverse direction 
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一Photo 2 Cracks in the transverse wall in electric 
facility room 

Based on the observation of the damage to these columns and walls, the mechanism of the damage pf the 
collapsed column in zone A is evaluated to be as follows: 1) Due to strong horizontal force, the member 
reaches its strength under the combination of bending moment and shear force acting near the end of the 
column, which resulted in collapse of the end of the column. 2) The load carrying capacity of the box frame 
was reduced, and therefore excess relative horizontal displacement occurred. 

Photo.I Collapse of no. IO column in Zone A 

ANALYSIS 

Two step analyses were carried out each of which considered either nonlinear behavior of subsoils or that of 
the structure. At first step, in order to appropriately estimate the dynamic response of the structure during 
the earthquake, dynamic response analysis of soil-structure system was conducted using two dimensional 
finite element method considering nonlinearity of soil by equivalent linear method. Based on the behavior of 
the dynamic response, static nonlinear analysis was conducted to estimate the damage process of the frame. 
These analyses were conducted on one story box frame in A zone where damage was the most severe. 

E~onse of structure 

The analytical code Super-Aush was used. Both horizontal motion and vertical motions observed at KOBE 
~ni~ersi~ :,-vere app~ed ~ input _motion. Dyn~mic _respons_e analysis_ was_ first carri~d out_ u_nder the 
horizontal input motion. Then, using converged nonlinear characteristics (shear modulus and Poisson's 
ratio), dynamic response was calculated by linear analysis under both horizontal and vertical input motion. 
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Fig. 10 Soil-structure system used in the dynamic response analysis. 
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Soil-structure model used in the frrst step analysis is shown in Fig. 10. Energy transmitting boundary and 
viscous boundary are used along the lateral and base boundaries, respectively. Ground is assumed to be 
horizontally layered and the depth of base whose shear wave velocity is 500 mis is about 40 m. Material 
property used in the analysis, such as unit weight, initial Poisson's ratio and shear wave velocity, is also 
shown in Fig. 10. Empirical equation proposed by Yasuda and Yamaguchi (1985) are used as strain 
dependent characteristics of shear modulus and damping ratio of the subsoil except fill; those shown in Fig. 
7 is used for fill material. Structural members are modeled to elastic beam elements considering rigid zone. 
The rigidity of each member is evaluated by considered the property of both concrete and reinforced bar. 

Peak acceleration distributions in both horizontal and vertical directions are shown in Fig. 11 at a length of 
14.15, 26)5 and 42.15 meters from the center of structure. Acceleration at the ground surface is more than 
400 cm/s2, which correspond to the JMA seismic intensity 7 around this area. The relationship between 
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axial force and bending moment at the bottom of center column is shown in Fig. 12. Here, axial force is the 
sum of the dynamic response value and initial force under ordinary load condition. In the figure, the 
ultimate bending moment under given axial force is shown as a chained line. The maximum axial force 
(sum of forces under ordinary load and increment due to earthquake) is about I 520 kN (13300 kN/mり，
which is high in comparison with the strength of concrete. The ratio of the axial stress to the strength of 
concrete is about 0.36. Response bending moment at the bottom of the center column exceed the ultimate 
bending moment twice, at around 5.3 and 8.13 seconds, respectively. The same tendency is observed at the 
response of lateral wall, ceiling and base slab. The ductility of the center column is a very small value, 1.3. 
The ductility is defined as the ratio of the rotational angle of member at the ultimate bending moment to that 
at the yield of reinforcing bar with respect to the axial force at 5.3 seconds. Therefore, center column was 
possible to collapse just after the bending moment exceed the yield bending moment. Furthermore, the ratio 
of the shear strength of center column calculated by the Standard Specification of Reinforced Concrete 
(JSCE, I 99 I) to the converted shear force from the ultimate bending moment is less than 1.0. Therefore, 
center column was also possible to collapse under shear. 

E ― 

stimati~ 

Nonlinear static analysis was carried out. One story box frame is modeled as shown in Fig. 13. Each 
member is modeled into a beam element. Moment resisting joint is employed at the ends of each member, 
which is modeled to be a rotational spring. The spring is modeled to tri-linear model, whose three lines 
corresponds to the behavior until crack, until yield and from yield to ultimate stale, respectively. These 
behavior were calculated based on the total axial force and dynamic response force. Shear force and axial 
force obtained by the dynamic response analysis were applied to the location where it occurred as the 
external loads. Here, forces when the bending moment at the center column first exceed the ultimate 
moment are employed. They are divided into fifty and applied incrementally. These overburden soil load 
and static earth pressure are considered in the initial state. 

The relationship between the applied load and the displacement of the ceiling slabs relative to base slab are 
shown in Fig. 14. The vertical axis (sum of the applied forces) is the normalized by the sum of the final 
force. Shear failure of center column occurred when the relative displacement was 1.39cm, just after the 
yield. Damages more than crack isn't recognized to the other members. After subsequent loading the load, 
bending combined with compression failure occurred right after the relative displacement and increase to 
1.64 cm where normalized load was 0.69. Therefore, failure mechanism of one story box frame in Zone A is 
that ceiling slab failed the lack of the load carrying capacity of center column. 

CONCLUSION 

The Daikai station is the first subway structure that completely collapsed due to the earthqualce. A detailed 
reconnaissance survey of the damage was made in order to determine the behavior of the station during the 
earthqualce. Furthermore, the damage mechanism was verified by the nonlinear analyses. Based on these 
study, the mechanism of the collapse of the station is concluded to be as follows.: 

The B2 floor of the station was subjected to a strong horizontal load from the adjacent subsoil, which 
caused deformation of the box frame structure. In zone A where amount of wall in the transverse direction is 
small, center columns initially collapsed due to a combination of bending and shear resulting in the 
deformation of the box frame. Then, as a result of the relative displacement between the top and bottom of 
the columns, additional moment by gravity of the overburden soil became predominant resulting in the 
failure of the column. Since the walls in the transverse direction carry most of the horizontal force in zones 
B and C, damage to columns was much smaller compared with that in zone A. Instead, many diagonal 
cracks appeared on the walls in the transverse direction, such as walls at both ends of the station and walls 
in the utility rooms. 
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Daikai subway station was completely collapsed during the 1995 HYOGOKEN NANBU 
earthquake, which is the first evidence that underground structure was failed due to earthquake. 
This report describes the result of the detailed investigation of the damage, analysis to make 
clear the failure mechanism and its restoration work. 

Almost all of the center columns in the station were damaged. The collapse of the center 
columns results in the collapse of the ceiling slab, and settlement of the subsoil over the station 
by up to 2.5 mat maximum. Many diagonal crack were observed on the walls in the transverse 
direction. Judging from the damage pattern, a strong horizontal force was imposed on the 
structure from the surrounding subsoils. Damage mechanism was also investigated based on the 
nonlinear dynamic response analysis by FEM and nonlinear frame analysis. It is concluded that 
ceiling slab failed by the lack of the load carrying capacity due to the shear failure of the center 
columns. Effort and fully worked-out plan as well as cooperation of the residents made rapid 
restoration of the station possible. Passing through the station by a train became possible 7 
months after the earthquake, and the station began operation just one year after the earthquake. 

Introduction 

The Hyogoken-nanbu earthquake of January 17, 1995 caused severe damage to various 
structures. Among these, damage to the subway was one of the amazing event, because 
underground structures have been considered to be relatively safe from earthquake effects 
compared to structures above the ground, and no significant damage has been reported so far. 
Figure I shows the location of the damaged subway and damage patterns. The general damage 
pattern is damage to columns. As shown in Fig. l, the Japan Meteorological Agency seismic 
intensity in this area was evaluated to be 7 or more, which is equivalent to MM  seismic intensity 
scale of lO or more. 

In many design specifications for the underground line-shaped structures, aseismic design 
is not usually considered in the transverse direction. The reason for this is that the underground 
structures are assumed to follow the deformation of the ground during an earthquake and the 
apparent unit weight of the structure iS much smaller than that of the subsoils. Earthquake 
resistance design of underground structures can be reviewed and evaluated from a study of this 
damage. 

In this report, we will describes the result of the detailed investigation of the damage, 
analysis to make clear the failure mechanism and its restoration work(N., Yoshida, 1996). 

Desi~ Station 

The Daikai subway station construction was begun in August 1962 using the cut-and-cover 
method, and it was completed on January 31, 1964. Figures 2 and 3 show a plan and cross-
section of the station. The station is an two story reinforced concrete underground structure; 82 
floor consists of platforms and rail lines and the Bl floor is a concourse with a ticket banier. 
The thickness of the overburden soil is about 4.8 mat section 1-1 and 1.9 mat section 2-2. 
The main part of the 82 floor is a box type frame structure with columns at the center, 
measuring 17 m wide and 7.17m high in the outside dimension, and it is 120 m long in the 
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longitudinal direction. There are 35 center colwnns in total along the longitudinal direction. The 
center colwnn is 3.82m high and has cross-section of 0.4m x l.Om, and the distance between 
columns is 3.5m. These columns are supported by the upper beam 1.6 m deep and the lower 
beams are 1.75 m deep. The thickness of the ceiling and base slabs are 0.80 and 0.85m, 
respectively, and the thickness of the side walls is 0.7 m above the platform and 0.85m below 
the platform. There are utility rooms (electric facility room and switching station room) under 
the concourse, therefore the walls are heavily loaded in this region. 

The frame was designed based on a consideration of the weight of the overburden soil, 
lateral earth pressure, and weight of the frame under ordinary loading conditions, however the 
earthquake load was not taken into account, with the normal method being used at that time of 
design. Under these loads, a cep.ter column is subjected to N=4410kN. Jhe design strength of 
the concrete was 23520kN/m2 for center colu-mns and 20580kN/m2 for other structural 
components, and design the yield stress of reinforcing steel was 23.52kN/cm2. Round steel 
bars with diameters from 16 to 25mm were used as reinforcing for the walls and slabs, and 
32mm diameter bars were used in the center column. A transverse hoop (9mm diameter) was 
placed at every 350mm in the center column. Figure 4 shows the reinforcing steel arrangement. 
with respect to center column. Since the cross-sectional area of the center column was 
predetermined and was small, high design strength concrete was used and many of the 
reinforcing steel bars were placed in the center column in order to sustain design axial load. The 
allowable axial force (one-third of design strength) is 4439kN, which is slightly larger than 
design axial force of 441 OkN. Two tests were mad~ after the earthquake in order to evalua!e the 
strength of the concrete. A strength of 37240kN/m'with standard deviation of 2646kN/m2 was 
obtained by Schmidt hammer tests. Average compre.:5sion strengths of the 8 cylindrical 
specimens taken from the center column was 39690kN/m2. 
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Figure 1 Location of damaged subways 
and damage patterns. 
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Geotechnical Setting 

The soil profiles by the investigation made 
after the earthquake in February, 199 5 is shown 
in Fig. 6. The depth of the water table was 
between 6 and 8 meters. Referring to another 
source (Kobe city, 1980), the depth of the base 
(SPT-N value> 50) was deep on the west side 
and it consists of silty or clayey surface soil. It 
becomes shallow toward east; the depth at the 
Daikai station site is about 15 m and that at the 
Shinkaichi station is less than 10 m. In 
addition, sand becomes more predominant 
toward east. Standard penetration 
and cone penetration tests were made near the Figure 4 Reinforcing steel arrangement 
structure in order to determine the properties drawings with respect to center column 
.of the fill material. Decomposed granite soil 
was used as the fill material. The N value of the fill is about 10 at all depths except near the 
bottom. Strain dependent characteristics of undisturbed samples of the fill material is referred to 
S.Nakamura(l 995). 
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Dama~uake 

Figure 6 shows schematic diagrams of the damage in the longitudinal direction. The 
ground of the National road no. 28 for a distance 90 m long and 23 m wide gradually settled up 
to more than 2.5 m maximum. The contour lines of the settlement of the road surface are shown 
in Fig. 5, which was measured on January 28. Referring to Figs.2 and 3, the station can be 
divided into 3 zones in the longitudinal direction along the station depending on the structural 
system: zones composed of columns 1-23, columns 24-29, and columns 30-35, which are 
designated zone A, B and C, respectively, hereafter. Zones A and C are a one story box frame 
structure whereas zone B has utility rooms adjacent to the platform as well as the B2 floor 
(concourse). 

Damage was the most severe at zone A, in the Nagata side zone. Almost all of the center 
columns completely collapsed and the ceiling slab fell down. As a result, the original box frame 
structure distorted to an M-shaped section as shown in Fig.7(a). Typical damage to the center 
columns is shown in Photo 1. The.ceiling slab kinks and cracks 150 to 250 mm wide appeared 
in the longitudinal direction about 2.15 to 2.40 rn from the center line of the columns. In 
addition, the separation of cover concrete was observed over almost the entire area near the 
haunch and the intersection between the lateral wall and ceiling slab. In zone B, as shown in 
Fig.7(b), the collapse of the column occurred in the upper portion and reinforcing steel buckled 
into a symmetrical shape for columns 24 and 25. The upper longitudinal beam connecting the 
center columns was bent at a point between columns 25 and 26. The small separation of the 
comer concrete of the center columns is observed at the mountain side of upper portion and at 
sea side of lower portion, in columns 26, 27 and 28. Although the structural system in zone C 
was the same as that for zone A, damage was less in zone C compared with that in zone A. 
Figure 7(c) shows the damage to column 31 where the lower part of the center column is 
damaged and ceiling slab settled about 5cm. In the lateral wall, separation of cover concrete was 
observed near both the top and bottom haunches. According to the investigation of the exterior 
surf ace, wide cracks in the longitudinal direction were observed along the intersection with the 
haunch. 

Based on the observation of the damage to these columns and walls, the mechanism of the 
damage of the collapsed column in zone A is evaluated to be as follows: 1) Due to strong 
horizontal force, the member reaches its strength under the combination of bending moment and 
shear force acting near the end of the column, which resulted in collapse of the end of the 
column. 2) The load carrying capacity of the box frame was reduced, and therefore excess 
relative horizontal displacement occurred. 
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Figure 6 Schematic figure indicating the damage; Here, h denotes measured clear height, 
circle number denotes column number. 
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Figure 7 Schematic figure showing the damage Photo 1 Collapse of No.IO column in zone A 
pattern in the transverse direction 

ANALYSIS 

1¥vo step analyses were carried out each of which considered either nonlinear behavior of 
subsoils or that of the structure. At first step, in order to appropriately estimate the dynamic 
response of the structure during the earthqu吐e,dynamic response analysis of soil-structure 
system was conducted using two dimensional finite element method considering nonlinearity of 
soil by equivalent linear method. Based on the behavior of the dynamic response, static 
nonlinear analysis was conducted to estimate the damage process of the frame. These analyses 
were conducted on one story box frame in A zone where damage was the most severe. 

Estimation of dynamic response of structure 
The analytical code Super-Flush was used. Both horizontal motion and vertical motions 
observed in the ground(GL-83.0m) at Port Island were applied as input motion. Dynamic 
response analysis was first carried out under the horizontal input motion. Then, using 
converged nonlinear characteristics (shear modulus and Poisson's ratio), linear dynamic 
response analysis was calculated under both horizontal and vertical input motion. 

Soil-structure model is shown in Fig.8. Energy transmitting boundary and viscous 
boundary are used along the lateral and base boundaries, respectively. Ground is assumed to be 
horizontally layered and the depth of base whose shear wave velocity is 500 mis is about 40 m. 
Material property used in the analysis is also shown in Fig.8. Empirical equation proposed by 
Yasuda and Yamaguchi (1985) are used as strain dependent characteristics of shear modulus and 
damping ratio of the subsoil except fill. Structure model is shown in Fig.9. Hence, Structural 
members are modeled to elastic beam elements considering rigid zone. The rigidity of each 
member is evaluated by considered the property of both concrete and reinforced bar. The 
member properties are shown in Table. I 

Peak acceleration distributions in both horizontal and vertical directions are shown in Fig. 
10 at a length of 14.15, 26.15 and 42. lS_meters from the center of structure. Acceleration at the 
ground surface is more than 400 cm/s2, which correspond to the JMA seismic intensity 7 
around this area. Peak relative displacement with depth is shown in Fig. lO(b). Them邸血um
relative displacement between the ceiling slab and base slab is 3.89 cm. This value is almost 
50% to the value at that at the length of 42.5 m from the center of the structure. 
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Figure 8 Soil-structure system used in the dynamic response analysis. 

Table 1 Member properties of the structure 
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Figure 9 Structure model 

h A A' Unit G D Member 
(m) (mう (mう

I (m') 
W(tfelmigりht 
(X 10' ¥) 

（％） t/mう

Ceiling 
I 0.8 0.86 0.72 0.0487 2.40 1.27 〇.2 5. Slab 

Base 2 0.8 0.91 0.76 0.0583 2.40 1.27 0.2 5. 

Side 3 0.7 0.72 0.60 0.0302 2.40 1.27 0.2 5. 
Wall 4 0.8 0.88 0.73 0.0549 2.40 1.27 0.2 5. 

Center 5 0.8 0.84 0.70 0.0442 2.40 1.27 0.2 5. 
Pillar 6 0.4 0.16 0.13 0.00224 2.40 1.27 0.2 5 : 

h油ickness,A;Section Aiea Considering Axial Reinforcment. 
A';Effctive Shear Aiea(Nl.2).l;Momcnt of Inertia of Section. 
D:Damping factor.G:Shear Modulus.¥):Poisson Ratio 
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Figure 10 Maximum response of ground with depth 
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Restoration Work 

Restoration of the station was planned soon after the earthqualce. The basic idea for 
restoration is as follows: 
1) Talce off the overburden soil 
2) Demolish the structure except the base slab and bottom of the lateral wall that were not 
damaged(see Fig.13) 
3) Reconstruction the station using the base slab as a structural member 

The new design of the station was based on the'Ad hoc specification on the restoration of 
railway facilities against the Hyogoken-Nanbu Earthqualce Disaster'compiled by the committee 
of. the earthqualce resistance design of railway. facilities, the Ministry of Transport. The 
followings are key points for a new design, and the comparison of design criteria between 
original and new designs is shown in Table. I. 
l)The Largest record at the bedrock that was observed during the Hyogoken-nanbu earthquake 
is used in the earthquake resistant design. The earthquake record obtained at GL-83m at Port 
Island is identified to satisfy this criteria. 
2)Seismic defonnation method is used in analyzing the response of structure against horizontal 
ground shalcing. Vertical component of the ground motion is talcen into account as vertical 
static inertia force. 
3)Structural members are designed based on the limit state design method. They should be 
made to have sufficient ductility by designing that shear strength exceeds bending strength. 

The relative displacement between the top and bottom slabs are evaluated to be 3.1cm 
obtained by the seismic defonnation method based on the given spectrum. Here, elastic analysis 
was conducted because design for the reconstruction was an urgent issue. Nonlinear analysis 
was conducted later in order to confirm the safety of the design. The safety was also confirmed 
by the laboratory test; The comparison between the original and new design is shown in Fig.14. 
Figure 15 shows the detail of the center of the column. A new center column is composed of 
three composite columns. Rectangular steel tube with external width of 450mm was used in 
order to carry stress. It was also used as a fonn in order to reduce the reconstruction duration. 

Table 2 Comparison of design criteria between original and new design 

Item Ori~inal desim Newdesim 

Design Ordinarv load Allowable stress method Allow曲lestress method 

Method Earthauake load Not considered Limit state desim 

Load Earth oressure Active pressure (K=0.33) E呻 cressureat rest (K=0.5) 

Unit weight oi Above the water table: 1.6tf/m3 Above the water table: l.6tf/m3 

soil Below the water table: 2.0 tf/m3 Below the water table: 2.0 tf/m3 

Earthquake Not considered • Lateral pressure due to 
displacement of the ground 

• Shear stress from overburden 
soil. 

• Vertical inertia load Kv=0.3S 

Material 匹 ignstrength Center column 240kgf/cm2 Center column 240kgf/cm2 

of concrete Others 210k2f/cm2 Others 210k叩cm2

Reinforcing bar Round bar (SS4 l: ay=24 Defonned bar (S0295: a.,=295 

k如mmり N/mmり
Analvtical method Slooe deflection method Defonnation method 
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Figure 13 Plan for reconstruction 
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Figure 14 Load-displacement relationships of the center column obtained by laboratory test. 

A column with cross-section of 40 X 40 cm is tested. The new column is 2 times 
strong and several times ductile compared with original center column. 
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Figure 1 S Detail of the new design of the center column 
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Rapid restoration was one of the main interest, which requires large space for demolishing 
and reconstruction of the structure, underground wall was first made exterior of the station. In 
orderto satisfythe.requirement,soil mixingall meth叫 incorporationWithground anchorwas 
employed. Excavation works could be finished with a duration of about 2 months. Demolition 
of this type~ of咋 Scaledstructureinthecityareamaybealsoatirstexperience inJapan. It 
may create large vibration and noise. In order to reduce it, middle size breaker was used. In 
addition, cooperation of the residence nearby, the demolition work can be done until IO p.m. 
Because of these effort, demolition of the structure could be finished for about l month. Photo 
1 shows typical demolish process. 

The station, with 120m long, was separated into 6 blocks each of which is 20m long at the 
time of reconstruction. Reconstruction of the new station was started at the section where 
excavation and demolition had finished. The center columns were first constructed, then lateral 
walls were made. More than 200 workers were employed in this process. As described, since 
the reconstruction work can be done till. late at night, reconstruction of the station, which used 
400 tons of reinforcing bar and 2450m'of concrete, could be finished within about 1 month. 
All the effort was made for rapid restoration, as mentioned above. As a results, a train could 
pass through thestation onAugust.13,1995. Platform and otherfacilities weremade afterthat. 
the new station was opened to use just one year after the earthquake, January 17, 1996. 

Conclusion 

The Daikai station is the first subway structure that completely collapsed due to the 
earthquake. A detailed reconnaissance survey of the damage was made in order to determine the 
behavior of the station during the earthquake. Furthermore, the damage mechanism was verified 
by the nonlinear analyses. Based on these study, the mechanism of the collapse of the station is 
concluded to be as follows: 

The B2 floor of the station was subjected to a strong horizontal load from the adjacent 
subsoil, which caused deformation of the box frame structure. In zone A where amount of wall 
in the transverse direction is small, center columns initially collapsed due to a combination of 
bending and shear resulting in the defonnation of the box frame. Then, as a result of the relative 
displacement between the top and bottom of the columns, additional moment by gravity of the 
overburden soil became predominant resulting in the failure of the column. Since the walls in 
the transverse direction carry most of the horizontal force in zones B and C, damage to columns 
was muchsmallercomparedwiththatinzoneA. Instead, manydiagonalcracksap匹皿don.~
walls in the transverse direction, such as walls at both ends of the station and walls in the utility 
rooms. 

Effort was made for rapid restoration. Passing of a train through the station became 
possible for about 7 months after the earthquake. and the new Daikai station opened operation 
just 1 year after the earthquake. 
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被害程度の差異に着目した地下鉄の被害要因分析

佐藤工業（株）中村晋

〇江寄順一
末富岩雄

本論では，まず地下鉄の被害状況のうち中柱の被害の地域性を示し．次い最も損傷の大きな

神戸高速鉄道・大開駅．及び大開駅と同様な構造形式を有しているが被害の少ない神戸高速鉄

道・高速長田駅を対象とし，その2駅における被害状況に差異が生じた要因を明かにするため
の検討を実施した．その結果，（1）中柱の被害は地域性があること，（2）高速長田駅の被害が大
開駅に比べ少なかったのは，高速長田駅近傍の地盤が大開駅に比べ硬質であったため．変位自

体は高速長田駅の方が大きいもの上下床版間の地震時の変形が大開駅に比べ小さいことに起因

していることなどが明らかとなった．

1 はじめに

兵庫県南部地震による神戸高速鉄道の大開駅をは

じめとする地下鉄の被害は，近代様式の地中構造物

の地震被害として初めてといえるほど大きなもので

あった．それらの復旧作業は驚くべき早さで実施さ

れ，地震発生より 1年後の1996年1月17日の大開駅の

開業により全て終了した． さらに，地震後に各機関

が実施した被害調査もほぽ終了し今年度内に各機関

の報告書が出版I)また出版される予定となっている．

このように地震後の緊急性の要求される作業が終了

した現在．被災要因の解明という今後の設計．耐震

補強を行う上で重要な課題に着手することが急務で

あると考える．

被災要因の解明については，被害の著しかった神

戸高速鉄道 ・大開駅2)や神戸市営地下鉄・上沢駅い）

等の個別の構造物を対象とした試みが実施されてい

る．しかし，その様な個別の取紐では．面的な広が

りを有し，地点毎に異なる被災状況を総合的評価す

ることは困難である．そのことから．ミクロ ・マク

ロ両面で地中構造物の被害をとらえ，その要因を総

合的に解き明かすための研究を行うことが必要であ

ると考える．

本論では，まず被災状況の内中柱の被災地域を概

観し，マクロ的特徴を示す．次に，被災地域の中で

被災の程度が異なり，被害要因を検討するために必

要な情報が比較的そろっている神戸高速鉄道・大開

駅と同・高速長田駅に着目し，両駅の被害機構およ

びその差異について検討を行った結果を示す．

2．地震被害の概要

地下鉄の被害は，中柱の破壊また損傷，側壁の亀

キーワード：地中構造物，中柱．被害要因分析．
地虔応答解析，静的弾塑性解析

佐藤工業（株）中央技術研究所土木研究部，0462-41-4784

裂等の様に地下鉄構造物を構成する各構造部位に発

生している5)6）．ここでは，それら損傷部位のうち．

構造物の崩壊につながると考えられる中柱に着目す

る．中柱が被災した地域は，神戸市営地下鉄・ 三宮

駅から新神戸駅間を除くと図ー1に示す様に．神戸高

速鉄道関連路線では西代駅から大開駅の東部，神戸

市営地下鉄では新長田駅から湊川駅の間．及ぴ大倉

山駅と限定されていることが分る．また．図より除

いている神戸市営地下鉄・三宮駅から新神戸駅間も

1つの地域であることから，中柱が被災した地域は

大きく2つに分けられることが分る．

次に．神戸高速鉄道・高速長田駅から新開地駅ま

での駅部及ぴ駅間トンネル部における中柱の被害状

況を表1に示す．被害率についてみると．大開駅，

大開駅から忘速長田駅間の駅間トンネル部．大開駅

から新開地駅間の駅間トンネル部，高速長田駅の順

表 1 神戸高速鉄道における中柱の被災状況

＼ 総本数
被災柱数

破壊・崩壊軽微な損傷

大開駅 35 31(89) 4(11) 
駅部
高速長田駅 40 5(13) 11(28) 

新開地駅か
335 54(16) 

ら大開駅

駅間 大開駅から
375 175(47) 74(18) 

トンネル部 高速長田駅

高速長田駅
180 

一
8(4) 

から西代駅

になっている．構造が類似している大開駅と高速長

田駅の間の被害の差異は顕著でありその差異を明か

にすることは．中柱の被災地域が限定されているこ
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東須磨

神戸高速鉄道
― ―神戸市営地下鉄

------・山陽本線 (JR神戸線）

バ -i鴫贋蕪月中柱の被害の大きな路線・駅

図ー1 地下鉄・ 中柱の被災地域（神戸市営地下鉄・三宮駅と新神戸駅間を除く）
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図-2 大開駅周辺地盤構造

との要因を明かにすることにもなると考えられる．

3. 神戸高速鉄道・大開駅及び高速長田駅周辺の

地盤構造の比較

神戸高速鉄道・大開駅と高速長田駅の周辺の地盤

構造を図-2.3に示し．比較する．

まず，プラットホームのある地下2階（以後一般駅

部と呼ぶ）の土被り厚についてみると，大開駅は約

4.8m.高速長田駅は約3.75~5.35mであり，平均的

な土被り厚は忘速長田駅が小さな値となっている．

次に，駅下の地盤構造のうちs波速度280~400m/sを
有するN値50以上の砂礫層の深度についてみると．

大開駅はGL-15~17m以深，高速長田駅はGL-25m以

深に存在すると推定され，高速長田駅の方が深い位

置に存在にしていると推定される．さらに，高速長

田駅周辺では．粘土層と砂礫層が互層を成すN値が

10-20程度の大開駅下層部に比べ軟質な層が6~7m

程度存在している． また，駅側面の地盤についてみ
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図-3 高速長田駅周辺地盤の構造

ると，大開駅ではN値20~40程度の砂礫層がレンズ

状に介在しているものの中柱の崩壊が著しい高速長

田側ではN値が10~20の砂．粘土および砂礫の互層

となっている． 一方，高速長田駅についてみると．

上層部にはN値が20~40l呈度の比較的硬質な砂礫層．

下層部にはN値が10~20程度の粘土層と砂礫層の互

層が存在している．これより駅側面つまり溝造物位

置では，高速長田駅周辺地盤が大開駅に比べ硬質で

あり，構造物下の地盤は大開駅が高速長田駅より硬

質であろうと推定される．

4．被害要因分析に甚づいて推定される神戸高速

鉄道 ・大開駅及び高速長田駅の被害状況比較

(1)検討手法

大開駅及ぴそれとほぼ同様な構造形式．土被り厚

を有する志速長田駅の被害状況の差異を明かにする

ための検討を行う．両駅の一般駅部はRC構造から

なる1層のポックス形式を有している．その様な形

式の地中構造物が破壊する際の部材の損愕モードと

して(a)側壁が3ヒンジ構造になる場合と(b)中柱が破

壊する場合の2つが考えられるが，ここで検討の対

象とする損侶モードは大開駅に象徴されるような中

柱の破壊とした．被害要因分析とは．その様な破壊

モードの生じる可能性について解析的な検討を行う

ことを意味する．

分析は．図-4のフローに示す様にt髯造物の損傷時
における中柱位湿の上下床版間の水平相対変位

(Unnax)と地震時に生じる中柱位罹の上下床版間の

水平相対変位(Udmax)の比較により行う．ここで，

Urmaxは構造物の保有する変形能（以後．水平保有変

形能と呼ぶ）に相当し． Udmaxは構造物の地震時応

答変位（以後応答変位と呼ぷ）に相当する． 一方，

このように間接的に構造物の損傷を評価する手法に

対して直接的に構造物の損傷を評価する手法として，

Shawkyら”や田尻ら 4)による地盤及び惰造物の非線

形性を考慮した2次元有限要素法を用いた地震応答

解析による方法ももちろん有用であるが．モデル化

等の容易さや設計・診断への適用性という観点から

固-4に示した手法を用いた．

この手法は矢的らによる2次元有限要素法を用い

た地震応答解析と浄的弾塑性解析を維み合せた2段

階解析手法2)を基本としている． これより． Urmax

は地盤～構造物系の2次元地震応答解析により構造

物への作用外力を求め，それを構造部材の非線形性

を考慮した構造モデルに静的に作用することにより

求めることができる．一方．その特性を応答変位法

により求めることも可能であるが．構造物へ作用す

る外力を地盤パネを介して間接的に評価することに

課題あり，その設計法としての有用性；ょ否定するも

のではないが被害要因の分析といぅ観点では必ずし

も適切ではないと考えられる．また， udmaxは地盤

～溝造物系の2次元地震応答解析により直接得られ

る．その際．構造蔀材の非線形性が応答に及ぽす影

響を考慮するため．側壁の剛性を低減 ＇ーている．
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検討条件

1入力地肩勁1 | 町員遺特性 1 | i也着特性1

地盤～溝造物系の地震応答解析
く目的＞
1構造物への作用地震荷重の推定
2．中柱位置における上下床版閤の最大相対変位の推定

地盤～構造物系のモデル化
解析法：周波数応答解析法に基づく 2次元有限要素法
地盤 ：等価線形化法による非線形性を考慮
構造物：弾性ただし側壁の剛性は弾性剛性の50％とする

構造物系の静的禅塑
く目的＞

中柱破填時の上下床版r.，の水平相対
水平変位の評価（終局時水平変位Urmax)

構造物系のモデル化
解析法：材灌剛塑性パネ法
荷童 ：地震応答解析による溝造物各位置の節点カ
を50分割し逐次，構造物に作用させる

祁材特性：中柱のM-0関係は実験により得られた
た結果を使用

中柱の破填に関する検討

応答水平変位 (Udmax)
地震応答解析による上下床版
間の最大水平相対変位

中柱破壊時の上ー下床版間の
水平相対変位(Urrnax}

図-4 被害要因分析フロー

この被害要因分析より適切な結果を得るためには，

被害地点における入力地震動．地盤特性，さらに被

災構造物における構造部材特性が適切に評価されて

いなければならない．入力地裳動については．大開

駅の付帯設備である換気塔の被害によりポートアイ

ランドの地中観測波(GL-83m)が適切であろう（この

検討は被害を定量的に説明づける分析が実施されて

いない等の謀題もある）との推定結果8)に基づいて設

定した地盤特性についてみると．大開駅周辺では

PS検層等の動的地盤定数を決定するための比較的詳

細な地盤調査2)が実施されている．一方，高速長田

駅周辺では表層の地盤構造やN値分布に関する情報

はあるものの動的物性に関するの情報がないことか

ら，大開駅周辺地盤の情報に基づいて動的地盤定数

を設定した．最後に．構造部材特性についてみると．

中柱については構造実験が実施され非線形特性が明

かとなっている大開駅・中柱の特性”を用い．他部

材についてはファイパー解析を用い部材の非線形性

を設定した．

(2)地盤～構造物系の地震応答解析

大開駅及び高速長田駅の地盤～溝造物系モデルを

図 5に示す．大開駅のモデルは既に著者らが大開駅

の被害要因分析に用いたモデル2)を用いている．高

速長田駅における構造物モデルについてみると，構

造寸法，上下床版及ぴ側壁の剛性は大開駅と同じモ

デルを用いた．また．中柱の剛性は，中柱の配置が

大開駅より0.5m小さな3.0mピッチとなっていること

から，大開駅より17％ほど大きな値とした．

次に，地盤モデルのうち地盤構造は．図•3に示し

た駅周辺地盤の構造に基づき設定し，地盤物性は大

開駅周辺地盤の土質 •N値との対比により推定した．
さらに，解析上の碁盤である大阪層群はGL-44m以

深に存在すると仮定した．入力地震動には，前述の

様にポートアイランドの地中観測波(GL-83m)の水平

成分及び上下成分を用いた．ただし，水平成分につ

いては，水平2成分より求めた大開駅の横断方向成

分を用いた．

まず，解析により得られた最大加速度及び最大水

平相対変位の深度方向分布の比較を図ー6,7に示す．

これより，駅部近傍の最大加速度は大開駅の方が大

きな値となっているが，変位についてみると高速長

田駅の方が大きな値となっている． これは． 3章で
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b)高速長田駅

図-5 地盤～構造物系の解析モデル
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図-6 最大水平加速度の深度分布の比較

指摘した様に嵩述長田駅の下部にN値が10-20程度

の大併l駅周辺地盤に比して軟質な層が存在している
ことに起因して↓ヽる．

次に．構造物位性の変形に府目し．両釈における

中柱位i性における．ヒ下床版liilの水斗湘1対変ftLの時刻
歴を図ぶに示す．ここでプラス側は上f~版が下Ii版

に対して六甲山の方に変形していることを示す．．こ

れより． J-＿下床版間の政｝し水平柑対変位は大I}fl駅で

3.9cm.高速艮出駅で2.7cmとなり．店滋艮fJ1駅の方

が大併l駅に比べ小さな植となっている．これも3心t
で指摘したように， 3j辿艮田駅の駅祁側面の地盤が

大開駅に比べ硬笠：：：なって ：.•ることに起因している

と考えられる

(3)構造物系の弾刑•「生沼祈

2次元地震応答解析により得られた中柱位ir1にお
ける上下It/版間の水祖11対変位が政大となる時刻の

構造物各節点の節，t．リカを用い．両駅の水平保{I変／f~

能Urmax を求める．駅i~~は区！-9に示す様に祁材の剛

域端にパネを設けることによりモデル化した．巾fl:
の部材特性の設定には．先に示した様に中柱の配ir,'.

が大1}阻l駅3.5m, 1:','j迷屁田駅3.0m. ti沿j さ (J•J」翡 1坂梁

下から下床版ハ ンチ 上面までの店iさ）が大1月駅

3.8m. ~;•j迷艮田駅4.4m と 料なっていることを考應し

た．各森II材に作｝flさそる荷煎は．自直場における荷

屯， fi)J的荷煎の2つである．動的1府重は．解析によ

り得られた各ctlふ材端の水平及び鉛直方向の節点力を

50分舟1 ~ た侑を坪1分t(i と し． i;；f煎を迩次坪加させな

がら｛侶II;-fこ．
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図-9

動的荷重を増加させた際の．荷重と上下床版間の

相対変位の関係を図ー10に示す．図中の荷重軸は中

柱の終局時における部材各位置に作用する水平荷重

の合計値により各荷重段階における水平荷重の合計

値で正規化している． また．中柱の終局時とは部材

特性（M-孔関係）の終局状態に達した時点を意味する．

実験における終局状態は大開駅と同様のせん断破壊

であることから．その終局状態は中柱のせん断破壊

を意味する．これより，両駅における水平保有水平

変形能は，大開駅が3.46cm,高速長田駅が2.73cmと

大開駅の方が大きな値となっている． この差異は．

両駅における中柱の剛性の差巽及び構造物の作用す
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b)高速長田駅
作用荷重と上下床版間の相対変位の関係

る荷重の分布形状の差異に起因していると考えられ

る．ここで前者は中柱の配置やその特性の差異，後

者は構造物近傍の地盤特性の差異に起因していると

考えられる．

(4)大開駅と高速長田駅における中柱の損傷に関する

検討

まず，大開駅についてみると，動的応答変位

3.7cmに比べ水平保有変形能は2.85cmと小さく中柱

は地震時に破壊したといえる．さらに，その破壊は

上床版が下床版に対して六甲山側に変形している際

に生じたものと推定され，大開駅中柱の破壊のうち

上床版が崩壊していない新開地側の破損状況と良く

対応している．

次に，高速長田駅についてみると，動的応答変位

2.7cmは水平保有変形能2.55cmとほぼ同程度の値と

なっている．この検討は1断面のみ検討であり，駅

軸の沿った地盤の構造が必ずしも均ーでないことや

高速長田駅が曲線部を有していることなどから，構

造物の水平保有変形能が動的応答変位に比べ大きい

場合も小さい場合もあり得ると考えられる．また，

高速長田駅における中柱の被災状況と比較してみる

と，破壊及び損傷した中柱は曲線部の16本と全体の

34％であり大開駅に比べ被害が少く，この結果は被

害状況にも対応していると考えられる．

最後に，これまでの検討により大開駅と高速長田

駅の被災状況の差異がほぼ定量的に評価できたもの
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と考えられる．

5 あとがき

本報告では，まず地下鉄の被害状況のうち中柱の

被害の地域性について示し，次いで被害が集中して

いる地域の中で最も損傷の大きな神戸高速鉄道・大

開駅及び大開駅と同様な構造形式を有しているが

被害の少ない神戸高速鉄道・高速長田駅を対象とし，

その2駅における被害状況に差異が生じた要因を明

かにするため解析的な検討を実施した．その結果，

以下のことが明かとなった．

(1)中柱の被害は三宮駅から新神戸駅間の地域と神戸

市営地下鉄の湊川駅から新長田駅間及ぴ新開地駅

から高速長田駅間の地域の二つに分けられ，地域性

があることが明かとなった．

a)高速長田駅の被害が大開駅に比べ少なかったのは．
高速長田駅近傍の地盤が大開駅に比べ硬質であった

ため，変位自体は高速長田駅の方が大きいもの上下

床版間の地震時の変形が大開駅に比べ小さいことに

起因している．

これらの結果のうち後者は地下鉄の被害に地域性

があるという最初の結果と関連しており，以下の点

に着目した被害機構の分析が必要であることを示し

ているものと考えられる．

i構造物近傍の地盤特性の差異（構造物近傍の地盤

変形性状）

ii．中柱自体及び中柱と他構造部材との変形性能や

耐力の差異

また，本論で用いた検討方法は．地下構造物の保

有する変形能と地震時における応答変形を比較する

という上部構造物の限界状態設計また耐震診断に用

いられている考え方を用いている．当然のことなが

らが，地盤や構造物の非線形性を考慮した解析また

従来の設計で用いられている応答変位法等のような

種々の手法による検討も踏まえた総合的考察に基づ

き最終的な結果を述べる必要があると考えている．

さらに，それらの前提となる被災地域における地盤

震動性状の評価，地盤特性，構造特性についても，

より多くの情報を収集し， より現実的な特性にモデ

ル化する試みも行う必要があると考えている．
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Evluation of Damage Mechanism of Subway Station based on the Difference 

Damage between Two Damaged Subway Stations 

Susumu Nakamura, Jyunich Ezaki and lwao Suetomi 

The objective of this paper is to indicate the locality of the damage area with respect to center 
column and to make clear the damage mechanism based on the difference damage between 
Daikai Subway Station and Kosokunagata subway station by use of the two step analysis 
proposed by authors. It is found that the damage degree of center column is depend on the 
location of the subway station. The reason why the damage at Kosokunagata station is less 
than that at Daikai station is found that the sh~~ deformation at Kousokunagata station is 
less than that at Daikai station because the stiffness of ground around kousokunagata station 
is harder than that around Daikai station. 
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限界状態設計法に基づく地中構造物の耐震計算法の一提案

佐藤工業（株）中村晋

江寄順一

末富岩雄

本論では，地上構造物と同様に構造物の保有する変形性能に着目した地中構造物の耐震設計手

法を提案した．この手法の大きな特徴は．構造物の保有変形能を各部材の損傷そードを閲連づける

ことにより構造物の応答変形との比較という変形能の照査により耐力との比較についても満足す

るという点である．さらに，構造物の地震時応答を評価する手法についても，簡易な応答係数法，

2次元動的解析による手法および1次元動的解析手法の3つの手法を示した．この手法を兵庫県南

部地震により被災した神戸高速鉄道・大開駅，高速長田駅の一般駅部および大開駅と新開地駅間

の駅間トンネル部の3つの構造物に適用した結果，本手法の有用性が明らかとなった． さらに，構造物
の地霙時応答の評価についてもが． 1次元解析法が有効であることが明かとなった．

1．はじめに

兵庫県南部地震による地中構造物の被害は鉄道高

架橋・道路橋などの様な地上構造物に比べ数は少な

い．しかし，地中構造物の中には，神戸高速鉄道・

大開駅の崩壊にみられる様に必ずしも安全ではない

構造形式があることが明かとなった．大開駅の崩壊

は上載土荷重に対する上床版の耐荷力の損失をもた

らした中柱の破壊に起因しているりさらに，神戸市

営地下鉄・上沢駅等の他の地下鉄駅部また一般トン秘

部においても上床版の崩壊には至らないものの中柱

にはせん断破壊が生じていた互それら被災構造物の

復旧は完了しているが，地下鉄構造物の被害は人的

災害に直結する可能性が極めて高いことから地震活

動度の高い他地域における地下鉄では中柱の耐震補

強が現在実施されている”.

地下鉄中柱の耐震補強は(1)破壊そ-Fの改善（せん断

破壊先行から曲げ破壊先行型へ），（2）兵庫県南部地震

クラスの地震に対して耐えることの2つを目標として

実施されている地下鉄中柱の耐震補強を行う際，

補強方法のみならず耐震診断および補強設計手法が

必要となるのは言うまでもないことである．これま

での地中構造物を対象とした設計指針類では，設計

計算法として震度法，応答変位法，設計法として許

容応力度設計法が主に用いられていた．地震後，そ

れら設計指針類の見直し， また独自の耐霙診断法等

の作成作業が各所で実施されている”)．それらで用

いられている設計計算手法は応答変位法，設計法は

限界状態設計法である．その中で．増田ら↓lは従来の

部材の破壊そードに関する断面力照査に加え，変形罰

キーワード：地中構造物，耐霙設計法．保有変形能

損倦そぷ

佐藤工業（株）中央技術研究所土木研究部，0462(41)2171

に基づいた耐震診断およぴ設計法を示している．一

方， 1993年Northridge地震による被害の報告されてい

ない地下鉄LAメトnでは，構造物の応答荷重を簡易に

モデル化し，その荷重を地盤変位より推定された構

造物の応答変位となる様に与えた際に得られる構造

体の応答と断面耐力の比較を行うという設計法を用

いている”．これは構造物の応答荷重に着目した計算

法を用いており ，我が国で主に用いられいる応答変

位法で必要となる地盤バネ定数の設定が不用となる

等の優れた点がみられる． しかし．増田らの提案を

除き，いずれも断面力照査の枠維みを設計の基本と

していることから，耐力に近い応答に対する裕度の

評価が困難となる．また．増田らの手法においても

部材の保有する変形能と構造物の応答変形の評価す

る際にかなり簡易なモデル化を行っており ．より一

般的な手法の確立が望まれるものと考えられる．

本論では，地上構造物と同様に構造物の保有する

変形性能に着目した地中構造物の耐震設計手法を提

案する． ここで構造物の保有変形能とは，変形能と

各部材の損傷そードを関連づけられた特性と定義する．

このことにより構造物の応答変形との比較という変

形能の照査により耐力との比較についても満足する

ことが出来るという点が本手法の大きな特徴である．

さらに，構造物の地震時応答を評価する手法につい

ても簡易な手法の提案を行う．この手法における各

評価項目のモデル化手法さらに適用性の検討には，

兵庫県南部地震により被災した地中構造物の中で被

災程度および損傷そードの異なる神戸高速鉄道・大開

駅，高速長田駅の一般駅部およぴ大開駅と新開地駅

間の駅間トンネル部の3地点6)の地盤・構造物モデルを用

vヽた．
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＾ a)中柱の崩壊 b)側壁の31::ンヅ槻構
図ー1 地中構造物の終局状態

こ
ち

写真4 大開駅中柱の崩壊

2損傷モードに応じた保有変形能に基づく地中構造物

の耐震設計法の提案

(1) 損傷そギ

地中樅造物の各部位のうち側壁，上 ・下床版に要

求される栴造性能は常時および地震時側圧，上載土

荷重の様な部材軸直交荷重に対する耐荷機能を有す

ること， 中柱については上載土荷璽に対する耐荷機

能および水平抵抗機能である．それらの機能が損な

われる状態を地中構造物の終局状態と見なすことが

出来る．地中構造物は周辺を地盤で支持されている

ことからそれぞれの部材端部がヒンヅ状態になっても

せん断破壊さえ生じなければ崩壊することはない．

すると，終局状態として図ー1に示す2つの状態が考え

られる． iつは中柱がせん断また曲げ破壊する状態，

他の1つは側壁また上 ・下床版が3ヒンゾ機構を有する

状態である．中柱の破壊は．写呉ー1に示す大開駅の

中柱の崩壊の様に上床板の上載荷重に対する耐荷機

能を損失し．駅部の崩壊につながる．測壁が3ヒンヅ機・

構に近い状態となった事例として写真-2の大開駅と
請

新開地駅間の一般トンネル部があるが．側壁中央部で最

大24mmほとばらみ出したとの報告があるもの．の側圧

および上岐荷璽に対する耐荷機能を失っていなかっ

たため崩壊には至らなかったものと考えられる．す

でにこのよ うな考えばLosAngles(U.S.A.）における地

下鉄(L.A.\l~tr01の設計に際して考慮されており，兵

庫県南 ~:iほ恥ビ ・：：：同様の都市直下型地震である North

Ridge地凌：こよ る被害は報告されでいない・

幽騰連疇--— 写真2 大開駅と新開地駅間のトンネル部側壁のひび割れ7)

以上の様な地中構造物が終局状態に至る際の各部

材の損倦のみならず各部材の引張り鉄筋が降伏した

状態もここでは損係モぶ として定義する．

(2) 提案手法の流れとその特徴

提案する設計計算法の流れは図-2に示すとおりで

あり．以下にこの計算手法の概要を示す．

(i)他の計算手法と同様地盤および構造特性に基づ

き常時断面力の算出を行う．ただし．常時荷重に対

しても各部材の非線形性を考慮した楷造解析を行う ．

(ii)地震時の検討と して．f蒋造物の各部材の損偏そード
に応じた保有変形能を評価する，ここで．変形能と

は．損倍そードに応じた上 ・下床版間の相対変位とす

る，それは．地震時に於ける構造物の応答節点力分

布を簡単な節点力分布にモデル化し．対象とする地

中構造物が終局状態に至まで徐々にその節点力分布

の値を大きくしながら求める．その過程において．

各部材の端部および中央部の応答断面力と各損itiそ—

ドに対応する部材強度との比較を行い損似の程度を

明かにする．図3：こ；ま．作用節点力のうち水平方向

の力の合計である水平荷重と相対変位の関係を示し

ている．以後． この関係を損傷七ドに応じた保有変

形能と呼ぶ．

iii)地震時に於ける上 ・下床版間の応答相対変位を算

出する．

iV)地裳時に於ける上 ．．刃未版間の応答相対変位 と損

倦七[.に応じた保有変形能を比較し．対象とする地

中構造物の各部材の損：も］の程度および地中構造物の
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訳計条件の阪定

入力地震動
スペクトル特性
地震動波形

地盤特性
地盤構造．定数
材料非線形特性

構造特性
形状．材料特性
部材非線形特性． 

1常時荷重に対する断面力の検討I

星▼
地震時の検討
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3.5 

図-2 提案計算手法の流れ

終局状態に対する裕度の判定を行う．ここで裕度は

上・下床版間の終局相対変位と応答相対変位の比と

して定義する．

この手法の大きな特徴は，保有変形能には部材の

損傷の程度も含まれているため保有変形能と応答相

対変位の比較の比較により耐力照査と地中構造物の

終局状態に対する裕度が同時に分かるということで

ある．さらに，類似の地盤・構造特性を有する地中

構造物に対しては損侶そ。ドに応じた保有変形能が共

通であることから，地震動レペルに応じた応答相対

変位を求めることにより容易に耐震診断およぴ設計

を行うことが可能となる．以下に損傷そードに応じた

保有変形能およぴ地震時に於ける上・下床版間の応

答相対変位の評価手法を示す．

(3)損傷そードに応じた保有変形能

損愕そぷに応じた保有変形能は，地震時に於ける

地中構造物の挙動を地上構造物と同様に静的な挙動

に置き換えることにより求める．

その際の構造物モデルおよび作用荷重は図-3に示

すモデルを用いる．作用荷重分布は．構造物の地

震時挙動に基づきモデル化した図-3に示す上床版に

集中荷重として加える場合と側壁の上床版から下床

版に三角形分布荷重として作用する場合のいずれか

とする荷重分布の選択手法については，後述する

ように地盤と構造物の剛性比．構造物の形状およぴ

構造物の深度に依存している構造解析においては．

各部材の非線形性を考慮する．

図-3に示した解析モデルを用い．荷重を逐次増加

させることにより得られる荷重と上下床版間の水平

相対変位の関係を求める．その際．各荷重段階にお

集中荷重

・ ►
三角形分布荷重

図-3

△ 

保有変形能の評価モデル

ヽ~ ム
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a)大開駅 b)高速長田駅

図-5検討対象構造断面
C)駅間トンネル部

ける変位と損儒部材位置およびその損傷そードの関係

を図-3の様に記述する．

(4)地震時に於ける上・下床版間の応答相対変位

対象とする地盤構造に応じ．以下の3つの手法によ

り評価する．

i)応答係数法

ii)2次元動的解析に基づく手法

iii) 1次元動的解析に基づく手法

ここで．応答係数法はJaw-Nan Wang”により提案さ

れている手法であり．基盤上の地盤が一様な均質地

盤と見なせる場合に適用出来る手法である．それは．

現行指針類で用いられている基盤スヘ・クトルと地盤のせ

ん断波速度構造に基づく地盤変位の推定法を用い上・

下床版間の相対地盤変位Uso求め．それに地盤と構

造物のせん断剛性比Fより図-4を用いて得られる応

答係数aを乗じることにより構造物の上・下床版間

の応答相対変位を推定しようとする手法である．

2次元動的解析に基づく手法は．原子力構造物を対

象とした安全照査マ-7炉に基づく手法1)である．この

手法では．地盤は非線形性を考慮しているものの構

造物は地震時に於ける剛性低下を考慮した等価剛性

により線形材料としてモデル化されている．

1次元動的解析に基づく手法は．構造物を1つの土

要素と見なし(1)で得られた構造物の水平耐力と変形

の関係よりそのせん断剛性のひずみ依存特性を求め．

地盤のみならず構造物も非線形性を考慮した解析を

行うものである．その際．その土要素のせん断剛性

0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 

せん断剛性比

図-4 地盤と構造物のせん断剛性比と応答係数の関係

のひずみ依存特性は側方地盤と構造物の平均とし．

減衰特性および質量は側方地盤の特性を用いる地

盤が水平成層構造と見なせる場合には2次元解析より

簡易に応答相対変位を求めることが出来る．

3．検討に用いる地盤・構造物そデル

提案手法の検討には．兵庫県南部地震により駅蔀

が崩壊した神戸高速鉄道・大開駅．大開駅に比べ被

害の小さな高速長田駅および柱のみならず側壁にも

被害のみられた大開駅と新開地駅間のトンネル部を用い

た．それらの断面形状を図•5, それら構造物位置で

の地盤調査結果に基づく地盤構造モデルを図-6に示

す．いずれの地点でも土被り厚さは5.0mである．大

開駅と高速長田駅はほぼ同様な全体形状を示すが．

中柱の高さが大開では3.82m皇高速長田駅が4.44m,

そのと・ッチが大開駅では3.5m,高速長田駅では3.0mと

異なっている． また駅間トンネル部の中柱は曲げせん断

耐力比が1.0以上であり．破壊そードは曲げ型である．

次に．常時軸力に対して求めた3つの構造物の中柱

のM-0関係を図•7に示す．ここで大開駅中柱のM.o

関係は実験8)に基づき評価した．その他部材のM-8関
係は．変形に応じた軸力を考慮し， e関数法に基づい

て定めた．

4損傷モードに応じた保有変形能の評価手法

保有変形能を評価する際に用いる荷重分布は図•4

に示したように集中荷重また三角形分布荷重といっ

た極めて簡易な荷重分布を用いている．その荷瓜分

布の妥当性さらに選択手法について検討する．

(1)荷重分布の検討

まず．図-6に示した地盤モデルを用いた2次元地痰

応答解析を行い地裳時における構造物の応答荷重を

評価する．解析は既に著者らが実施している2次元地

霙応答解析叫”「SuperFlush」を用いた手法1)によ

り行う．入力地震動には．大開駅付帝構造物の被害~)

を定性的に評価出来る兵庫県南部地震におけるが-~7 

ィぅンド(GL-83mm)で観測されたNS成分の記録より表
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図ー11荷重分布に応じた断面力の比較

層地盤の影響をはぎ取った入射波成分を用いた．

解析により得られた各構造物における中柱の相対

変位が最大となる時刻における側壁および上床版に

作用する節点力分布を図•9に示す．ここで，上床版

における値は地点によらず同様な分布となっている

ことから大開駅における節点力分布のみを示し．側

壁においては3地点で得られた節点力分布の比較を示

している．側壁においては，大開駅では上床版位置

における節点力が最も大きな値となっているが，他2

地点では上床版位置と下床版位置における値は同程

度の値となっている．

次に．動的解析により得られた節点力分布に基づ

く保有変形能と図ー3に示した集中荷重および三角形

分布荷重を節点力分布とすることにより得られる保

有変形能の比較を図ー10に示す．図中に示した番号は

各損傷そギを表し， 4が中柱の破壊（大開駅および高

速長田駅はせん断破壊．駅間トンネル部は曲げ破壊）を表

している．動的荷重による保有変形能の形状およぴ

損傷そギ位置は．大開駅では集中荷重分布，他2地点

では三角形分布荷重がよく対応している．ただし．

駅間トンiル部の終局状態はその被害形態より中柱の破

壊に至る前に側壁中央部が曲げ耐力に至る状態であ

ろうと推定されるが．側壁の部材特性としてM-0関

係を用いたためその状態を評価出来なかった．

簡易荷重分布による断面力の推定精度を把握する

ため動的解析により得られた断面力と各簡易荷重分

布により得られた断面力の比較を図-11に示す．これ

より．簡易荷重分布は，断面力算定に際して十分な

精度を有していることが分かる．

表ー1 各地点における水平荷重比とその影響因子

＼ 
水平 せん断

深度比
形状

荷重比 剛性比
(D/H） 

寸法比

(LR) (Gst/Gso) (L/B） 

0.47 
0.29 2.37 

大開駅 1.47 (2950/ 
(5.0/17.2) (17.on.17) 

6280) 

高速
0.37 

0.17 2.40 
長田駅

0.92 (3090/ 
(5.0(29.5) (17 An.24) 

8150) 

駅間
0.24 

0.25 1.41 
トンネル部

0.45 (1362/ 
(5.0/17.44) (8.96/6.37) 

5600) 

(2)荷重分布の選択

対象とする地盤と構造物系によって用いるべき設

計用荷重分布が異なることから，設計用荷重分布の

選択手法について検討する．

動的解析により得られた荷重分布のうち上床版と

側壁に作用する水平荷重の比（以後．水平荷重比LR

と呼ぶ）を表ー1に示す．これより大開駅では，上床版

に作用する荷重が側壁の約1.5倍であるが他の2つの

構造物ではいずれも側壁に作用する荷重が大きいこ

とが分かる．

その水平荷重比に影響を及ぽす因子として地盤と

構造物のせん断剛性の比，構造物の深度および構造

物の形状等が考えられる．表・lに側壁近傍地盤の初

期せん断剛性(Gso)と構造物の初期せん断剛性(Gst：集

中荷重による荷重と変位の関係より算出）の比，構造

物の深度(D)をN値が50以上またせん断波速度が

300m/s以上の層上面までの深度Hで正規化した深度

比およぴ楕造物の幅Lを高さBで正規化した形状寸法

比との関係を合わせて示す．これより，大開駅と高

速長田駅ではせん断剛性比，およぴ深度比，大開駅

と駅間トンネル部ではせん断剛性比と形状寸法比が水平

荷重比と相関性があることが分かる．検討の対象と

した構造物が3つではあるものの水平荷重比LRはそ

れら影響因子と次式の様に関連付けることが出来る．

G.. D L 
LR= Of,~-l!...) + 4.1(~) + 039(一）ーl1J O) 

G so H B 

この式より得られる水平荷重比を目安とし， 1.0以

上の場合は集中荷重を用い， 1.0以下の場合には三角

形分布荷重を用いるものとする．少なくとも，駅間ト

ンネル部の様に形状寸法比が1.0に近い構造物は三角形

分布荷璽と見なせるものと考えられる．
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表2 各手法による地震時における上・下床版
間の最大相対変位の推定値の比較

0.0 

0.01 
2 4 6 

図ー13

0.1 
せん断ひずみ（％）

各地点における構造物の

せん断剛性のひずみ依存特性

2 4 6 

ー

＼ 
上・下床版間の相対変位(cm)

応答係 2次冗動的 1次元動的

数法 解析 解析

大開駅 7.99 3.89 3.99 

高速長田駅 2.33 2.67 2.44 

駅間トンネル部 2.83 5.18 4.99 

5地震時応答変形の評価

2章で示した3つの手法により推定した構造物の上・

下床版間の相対変位を比較する．

応答係数法では，表-1に示した地盤と構造物間の

せん断剛性比を用い図4より応答係数（大開駅：0.55,

高速長田駅：0.45，駅間トンネル部：0.35)を求め， 2次元動

的解析より得られる自由地盤の構造物の上・下床版

位置間の相対変位（大開駅：14.52cm,` 高速長田駅：

5.18cm,駅間トンネル部：8.08cm)より算出した．

2次元動的解析では．地震時における構造物部材の

剛性低下を側壁の剛性低下により考慮している．そ

の際，側壁の剛性低下率を0.5としているが．その妥

当性を検討するため．中柱位置における上・下床版

間の相対変位を側壁の剛性低下率を0.3（側壁端部の降

伏時に相当）とした場合および構造物の各部材の非線

形性およぴ地盤材科の非線形を考慮した解析と比較

し図-12に示す．後者の解析では．構造部材の変形特

性(M¢ 関係）の非線形性にはDegradingTri-linear（武田

モデル）モデルを用い．地盤材料の非線形性には2次

元動的解析で用いたせん断剛性のひずみ依存特性に

基づく H-Dモデルを用いた．その結果．非線形解析

では最大相対変位が3.72cmであり2次元動的解析では

剛性低下率が0.5の場合が3.89cm.0.3の場合が4.37cm

と剛性低下率が0.5の場合がよく対応している．よっ

て，他の2つの構造物については側壁の剛性低下率を

0.5として算出した．

1次元動的解析において，構造物を土要素にモデル

化する際に用いる構造物のせん断剛性のひずみ依存

特性は図ー11に示した保有変形能に基づき算出 し． 図

13に示す．

これら3つの手法により得られた構造物の上・下床

版間の最大相対変位の推定値の比較を表-2に示す．

これより応答係数法による値は，他の二つと大きく

異なっているものの， 2次元動的解析と1次元動的解

析による値の差異は9％以下と小さいことが分かる．

このことから， 1次元動的解析によっても構造物の地

震時応答を適切に評価出来ることが分かる．

6適用性

ここでは2章で示した設計手法の妥当性を明かにす

るため，中柱破壊時の楕造物の保有変形能と地裳時

応答変形の比較を表-3に示す．保有変形能は，大開

駅については集中荷重分布，他の2つの構造物では三

角形荷重分布による値を用いた．この結果をみると，

大開駅では地震時応答変形が保有変形能の1.5倍と大

きな値となっているが．高速長田駅では両者が同程

度の値となっており，両駅の被害状況とよく対応し

ている．駅間トンネル部では保有変形能が地震応答変形
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表3 各地点における保有変形能と地震時応答
変形の比較

＼ 
中柱破壊時の 地震時

保有変形能 応答変形

(cm) (cm) 

大開駅
2.59 

3.89 
(2.85) 

高速長田駅
2.67 2.67 
(2.55) 

駅間トンネル部
10.28 

5.18 
(11.41) 

の約2倍となっており，中柱は破壊に至っていないこ

とが分かる．前述したように，駅間トンネル部では側壁

中央部は弾性部材としているが， 3cm程度の変形で
駅間トンネル部の側壁中央部における応答断面力が内側

鉄筋が降伏曲げそーメントに達している．ひび割れの発生

に伴う剛性の低下を考慮すれば地震応答変形程度の

変形に側壁中央部が降伏したものと推定される．こ

のことから駅間Wiル部の被害状況を適切に評価のみ
ならず保有変形能の評価において，周辺地盤と接す

る部材の特性はM-¢関係にてモデル化することが適

切であると考えられる．

いずれにしても，本論で示した手法は地震被害状

況ともよく対応し，設計手法として妥当であると考

えられる．

7あとがき

本論では．地上構造物と同様に損傷そ・ドと関連づ

けられた構造物の保有する変形性能と構造物の地震

時応答変形の比較に基づく地中構造物の耐震設計手

法を提案した．本手法は，変形能の照査により耐力

との照査も満足することが出来るという点が大きな

特徴である．さらに，構造物の地震時応答を評価す

る手法についても簡易な手法の提案を行った．

この手法を兵庫県南部地震による被災程度およぴ

損傷モードの異なる神戸高速鉄道・大開駅．高速長田

駅および大開駅と新開地駅間のトン＊ル部に適用した桔

果．駅間トンネル部を除き被害状況も適切に評価出来る

こと．さらに構造物の地震時応答変形の評価手法と

して1次元動的解析に基づく手法は有用であることか

ら．設計手法としての有用性が明らかとなった．

駅間トンネル部の保有変形能の評価において．周辺地

盤と接する部材の特性をM-¢関係にてモデル化した

結果については発表時に報告する予定である．
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Proposal of New Asismic Design Method of Underground Structure based on the Deformation 
Characteristics maintained by the Structure 

Susumu Nakamura, Jyunich Ezaki and lwao Suetomi 

New seismic design method with respect to underground structure is proposed taking 
note of the deformation characteristics maintained by the structure as well as the 
superstructure. The major characteristic of this method is to satisfy with the 
examination of the section forces by comparison of the dynamic response defonnation 
characteristics of the structure with the deformation characteristics associated with the 
damage mode of each member. This method was applied to evaluate the damage 
mechanism of Daikai station, Kousokunagata station and connecting tunnel between 
Daikai station and Shinkaich station at KOBE Rap.id Transit Railway which was 
seriously damaged by HYOGOKEN NANBU earthquake. It is found that this method is 
useful. 
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honcho 4-12-20, Chuo-ku,Tokyo 103, Japan 

ABSTRACT: A detailed reconnaissance survey was conducted at the subway station and tunnels. Among 

them, Daikai subway station is the first subway structure that completely collapsed due to an earthqu吐e.

A complete collapse occurred at the location of more than half of the center columns, which resulted in 

the failure and collapse of the ceiling slab, and settlement of the subsoils over the station by more than 2.5 

mat maximum. Many diagonal cracks were also observed on the walls in the transverse direction. 

Judging from the damage pattern, a strong horizontal force was imposed on the structure from the 

surrounding subsoils. Investigation of the damage mechanism was made through analytical approach by 

use of the seismic data. It is concluded that ceiling slab failed by the lack of the load carrying capacity 

against shear at center column. 

ABSTRAKT: Es wurde eine eingehende Untersuchung der Erdbebenbesch函igung fiir das U-

Bahngebaude und den Tunnelabschnitt durchgefuhrt. Es ist bemerkenswert, da~ der Daikai-U-Bahnhof 
das erste U-Bahngebaude ist, das vollstandig zusammengebrochen ist. Mehr als die H祉fteder 
Mittlesiiulen wurden vollkommen zerstort. Als Ergebnis stiirzte die Deckenplatte ein und der Erdboden 

uber dem Bahnhof senkte sich um maximal mehr als 2.5m. Die Tunnel涵ndein且ngsrichtungzeigten 

viele diagonale Risse. Die Ergebnisse der Analyse der Form der Erdbebenbesc証digungzeigen klar,dab 
eine starke horizontale Kraft vom umgebenden Erdboden auf die Strukur einwirkte. Als Ergebnis der 

Analyse des Erdbebenanspruchs unter Verwendung von ErdbebenmeBwerten fiir die Untersuchung dieses 
Bruchmechanusmus ist gekl血 worden,da~ die unzureichende Scherfestigkeit der Mittles血lendie 
Hauptursache fiir das Versagen der Deckenplatte war. 
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I.INTRODUCTION 

The Hyogoken-nanbu earthquake of January 17, 
1995 caused severe damage to various structures. 
Among them, damage to the subway was one of 
the amazing event, because underground structures 
have been considered to be relatively safe from 
earthquake effects compared to structures above the 
ground, and no significant damage has been 
reported so far. Figure l shows the location of the 
damaged subway and damage patterns. The general 
damage pattern is damage to columns. As shown in 
Figure. I, the Japan Meteorological Agency seismic 
intensity in this area was evaluated to be 7 or more, 
which is equivalent to MM  seismic intensity scale 
of 10 or more. Earthquake resistance design of 
underground structures can be reviewed and 
evaluated from a study of this damage. 
The authors implemented a reconnaissance survey 
on the damage to the subway, multipurpose 
underground ducts, water tunnels, telephone 
tunnels and railway tunnels as the underground 
structure group on committee of earthquake 
engineering under Japan society of civil 
engineering(1996). 
The objective of this paper is to describe the 
outline of the damage to the Daikai subway station 
and tunnels of KOBE Rapid Transit Railway Co. 
Ltd and to make clear the damage mechanism 
through the analytical approach with the dynamic 
response analysis for soil-structure system and 
seismic deformation method. 

2.0UTLINE OF DAMAGES 

2.1 OUTLINE OF STRUCTURE 

．／ 
. ¥ I Chu 

Figure. I Location of damaged subways and 
damage patterns. 
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Figure.2 Plane of Daikai station. 

The Daikai station is located on the Tozai line near 
the middle of the Kobe Rapid Transit Railway 
Line. Near this station, the subway runs right 
under National road No. 28. The Daikai station 
construction using the cut-and-cover method was 
completed on January 31, 1964 since beginning in 
August 1962. 
Figures 2 and 3 show a plane and cross-section of 
the station. The station is an two story reinforced 
concrete underground structure; B2 floor consists 
of platfonns and rail lines and the B 1 floor is a 
concourse with a ticket barrier. The thickness of the 
overburden soil is about 4. 8 m at section 1-1 and 
l.9 m at section 2-2.the overburden soil is about 
4.8 mat section 1-1 and l.9 matsection2-2. 
The main part of the B2 floor is a box type frame 
structure with columns at the center, measuring 17 
m wide and 7.17 m high in the outside dimension, 
~nd it is 120 m long in the lo~gitudinal direction. 
There are 35 center columns・ in total along the 
longitudinal direction. 
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The center column is 3.82m high and has cross-
section of 0.4m x l.Om, and the distance between 
columns is 3.5m. The thickness of the ceiling and 
base slabs are 0.80 and 0.85m, respectively, and 
the thickness of the side walls is 0.7 m above the 
platform and 0.85m below the platform. There are 

util~ty rooms_ (ele~tric _facility room a~.d sv::itchi_?g 
station room) under the concourse, therefore the 
walls are heavily loaded in this region. 
The frame was designed based on a consideration 
of the weight of the overburden soil, lateral earth 
pressure, and weight of the frame under ordinary 
loading, however the earthquake load was not 
taken into account. 

The depth of the water table was between 6 and 8 
meters. Referring to another source (Kobe city, 
1980), the depth of the base (SPT-N value > 50) 
was deep on the west side and it consists of silty or 
clayey surface soil. It becomes shallow toward 
east; the depth at the Daikai station site is about 15 
m and that at the Shinkaichi station is less than l 0 
m. In addition, sand becomes more predominant 
toward east. 

Standard penetration and cone penetration tests 
were made near the structure in order to determine 
the properties of the fill material. Decomposed 
granite soil was used as the fill material. The N 
value of the fill is about 10 at all depths except near 
the bottom. 

2.2GEOLOGY 
2.3 DAMAGE 

The soil profiles by the investigation made after the 
earthquake in February, 1995 is shown in Figure.4 Figure 5 shows schematic diagrams of the damage 
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in the longitudinal direction. The ground of the 
National road no. 28 for a distance 90 m long and 
23 m wide gradually settled up to more than 2.5 m 
maximum. The contour lines of the settlement of 
the road surface are shown in Figure. 4. Referring 
to Figs.2 and 5, the station can be divided into 3 
zones in the longitudinal direction along the station 
depending on the structural system: zones 
composed of columns 1-23, columns 24-29, and 
columns 30-35, which are designated zone A, B 
and C. respectively, hereafter. Zones A and C are a 
one story box frame structure whereas zone B h邸
utility rooms adjacent to the platform as well⑮ the 
B2 floor (concourse). 
Damage was the most severe at zone A, in the 
Nagata side zone. Almost all of the center columns 
completely collapsed and the ceiling slab fell down. 
As a result, the original box frame structure 
distorted to an M-shaped section as shown in 
Figure. 6(a). Typical damage to the center columns 
is shown in Photo. l,2. 

In zone B, as shown in Figure.6(b), the collapse of 
the column occurred in the upper portion and 
~einforcing steel buckled into a symmetrical shape 
for columns 24 and 25.The upper longitudinal 
beam connecting the center columns was bent at a 
point between columns 25 and 26. The small 
separation of the corner concrete of the center 
columns is observed at the mountain side of upper 
portion and at sea side of lower portion, in columns 
26, 27 and 28. Although the structural system in 
zone C was the same as that for zone A, damage 
was less in zone C compared with that in zone A. 
In the lateral wall, separation of cover concrete was 
observed near both the top and bottom haunches. 
According to the investigation of the exterior 
surface, wide cracks in the longitudinal direction 
were observed along the intersection with the 
haunch. Under the platform, a significant 
separation of cover concrete was observed on the 
both side lateral walls. 
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Figure.5 Schematic figure indicating the damage of the center pillar. Here,h denotes measured clear 
height, circle number denotes column number. 
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Figure.6 Scematic figure showing the damage pattern 

in the transverse direction 

Photo. I Collapse of No. IO column in zone A 

Photo.:?. Collapse of columns in zone C 
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3.ANALYSlS 

Two kind of analyses were carried out. As first 
analysis, dynamic response analysis of soil-
structure system was conducted using two 
dimensional finite element method considering 
nonlinearity of soil and structure by equivalent 
linear method. As the other analysis, static analysis 
was conducted using the seismic deformation 
method considering the nonlinearity of structure. 
Based on these analyses, the damage process of the 
Daikai subway station was estimated. These 
analyses were conducted on one story box frame in 
A zone where damage was the most severe. 

3.1 ANALYTICAL PROCEDURE 

l)TWO DIMENSIONAL ANALYSIS 
The analytical code Super-Flush was used. Both 
horizontal motion and vertical motions observed in 
the ground(GL-83.0m) at portisland were applied 
as input motion. Dynamic response analysis was 
first carried out under the horizontal input motion. 
Then, using converged nonlinear characteristics 
(shear modulus and Poisson's ratio), dynamic 
response was calculated by linear analysis under 
both horizontal and vertical input motion. 

Soil-structure model is shown in Figure. 12. 
Energy transmitting boundary and viscous 
boundary are used along the lateral and base 
boundaries, respectively. Material property such as 
unit weight, initial Poisson's ratio and shear wave 
velocity、isalso shown in Figure. 7. Empirical 
equation proposed by Yasuda and Yamaguchi 
(1985) are used as strain dependent characteristics 
of shear modulus and damping ratio of the subsoil. 
Structure model is shown in Figure.8. Hence, 
Structural members are modeled to elastic beam 
elements considering rigid zone. The rigidity of 
each member is evaluated by considered the 
property of both concrete and reinforced bar. 
Hence, the rigidity of the side wall was reduced to 
50% of the initial value considering the 
nonlinearity. The member properties are shown in 
Table.l. 

2)SEISMIC DEFORMATION ANALYSIS 
The schematic system of the seismic deformation 
method to evaluate the response of structure is 
shown in Figure.9. Basically, the frame model 
supported by the spring is used in order to take into 
account of the soil -structure interaction based on 
the proposed method by Japan Railway Research 
Institute(1996). 
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Figure.7 Model of soil structure system 

Table. l Member Pro_eerties oJ~stem 
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,
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Figure.8 Model of Structure System 

h A A' Unit G D Member (mう (mう I (mり Wemigりht (X 10' u (%) (m) (tf/ t/mう
Ceiling I 0.8 0.86 (）．7 2 0.0487 2.40 1.27 0.2 5. Slab 
Base 2 0.8 0.91 0.76 0.0583 2.40 1.27 0.2 5. 

Side 3 0.7 0.72 0.60 0.0302 2.40 1.27 0.2 5. 
Wall 4 0.8 0.88 0.73 0.0549 2.40 1.27 0.2 5. 

Center s 0.8 0.8-l 0.70 0.（）442 2.40 1.27 0.2 5. 
Pillar 6 （）．4 0.16 0. I 3 0.00224 2AO I. 27 0.2 s. 

h;thickness、A;Section心eaConsidering Axial Reinfor<:ment. 
A':Efktive Shear心ea(A/1.:!).l::vtomentof Inertia ot Se<:tion. 
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Soil Condition Input Motion Structure Condition 
M-. relationship 
: Tri-Linear Model 

Shear Wave Velocity with depth 
Nonlinear Model 

Separated incident wave of 
the obsetved earthquake motion 

Evaluate the initial condition 
under the ordinary load condition 

One dimensional response 
analysis by SHAKE 

Evaluate spring constant 
based on the converged 
soil properties 

廷

Static analysis considering 
soil-structure interaction 

0にphcma"o(gm`nd

lncn;• For<• 

＝［口］［『
まま李まま李まま

B•“,..... 

Section Force 

Evaluate the lateral earth pressure 
based on山eproductof the relative 
displacement of ground and 
Spring constant 

Ultimate Strength 

Figure.9 Analitical Flow with respect to the seismic deformation method 

3.2 RESULTS 
Peak acceleration distributions in both horizontal 
and vertical directions with depth are shown in 
Figure.lO(a) ata length of 14.15, 26.15 and42.15 
meters from the center of structure. Acceleration at 
the ground surface is more than 400 cm/s―.which 
correspond to the JMA seismic intensity 7 around 
this area. These values is 1.4 times larger than the 
value calculated by SHAKE. Furthermore, Peak 
relative displacement distribution with depth is 
shown in Figure. I O(b) at the same location with 
Figure. lO(a). The relative displacement between 
the depth of ceiling slab and that of the base slab at 
the structure is less than 4.0 cm. This relative 
displacement is almost 50% to that at the length of 
42.5 meters from the center of structure. The 
relative displacement at the location far from the 
structure is good agreement with that calculated by 
SHAKE for the seismic defonnation method. 
As for the structure response, the comparison of 
the maximum bending moment Mr distribution 
calculated by two dimensional analysis to that 
obtained by the seismic defonnation method is 
shown in Figure.11. Mr at each comer obtained by 
the two dimensional analysis is extremely larger 
than that obtained by the seismic defonnation 
method. The difference is caused by that of the 
member property model. 

The comparison of Mr at the comer of each 
member to the ultimate bending moment Mu 
calculated by the Standard Specification of 
Reinforced Concrete (JSCE, 1991) is shown in 
Table.2. Hence, the ultimate bending moment of 
center pillar was that at the shear failure obtained by 
the experimental test. The response value calculated 
by the 2-dimensional analysis is extremely larger 
than Mu. the 2-dimensional analysis with 
equivalent linear method can't evaluate precisely the 
dynamic behavior up to the failure of the structure, 
because of not considering non-linear material 
properties of the members. On the other hand, the 
values of Mr at the side wall and the base slab 
calculated by the seismic defonnation method are 
almost the same with Mu. However, the values of 
Mr at the center pillar and the ceiling slab exceed 
the Mu at those members. Hence, Mr at the ceiling 
slab seems to be overestimated because the seismic 
coefficient 0.45 for evaluating the vertical load as 
the inertia force of the overburden soil based on the 
horizontal accelaration by SHAKE is two times 
larger than that calculated by the 2べdimensional
an&lysis. It is supposed that center pillar was 
possible to collapse at first just after the bending 
moment exceed the ultimate bending moment at the 
shear failure because of the lack of the loading 
capacity against shear. 
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Table.2 The comparison of the ultimate bending 
moment to the maximum response 
bending moment 

Figure. I I Comp_ariS<?I_l of th~ Bendi~g Mo!l}ent M[ 
calculated by both prqcediir~s. He!lce, ~ 
calculated by 2-D analys~~ s~own in so~d line 
is thatwhenthe relative di閤lacementofcenter
pillar between the top and the bottom became 
maximum 

ミ
Ultimate 

Maximum Response 
Bending Moment(tm) 

Bending 
. Seismic Moment 2-Dimensional Defonnat・ 

(tm) Analysis An lys・ lon 
a 1S 

Center Pillar 37.0 147.6 47.2 

Side Top 60.8 226.7 63.3 
Wall Bottom 91.5 259.5 93.5 

Ceiling Slab 62.0 254.4 80.3 
Base Slab 92.5 270.2 87.5 

CONCLUSION 

The Daikai station is the first subway structure that 
completely collapsed due to the earthquake. A 
detailed reconnaissance survey of the damage was 
made in order to determine the behavior of the 
station during the earthquake. Furthermore, the 
damage mechanism has been verified by the 
nonlinear analyses. Based on these study, the 
mechanism of the collapse of the station is 
concluded to be as follows: 
The B2 floor of the station was subjected to a 
strong horizontal load from the adjacent subsoil, 
which caused the shaer deformation of the box 
frame structure. In zone A where amount of wall in 
the transverse direction is small, center columns 
initially collapsed due to a combination of bending 
and shear resulting in the shear deformation of the 
box frame. Fothermore, as a result of the relative 
displacement between the top and bottom of the 
columns. additional moment by gravity of the 
overburden soil also supposed to be influenced 
resulting in the failure of the column. 
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SURVEY AND RESTORATION OF THE DAIKAI 
SUBWAY STATION DAMAGED DURING THE 1995 
HYOGOKEN-NANBU EARTHQUAKE 

ETUDES ET REPARATION DE LA STA-
TION DE METRO DAIKAI ENDOM-
MAGtE DURANT LE TREMBLEMENT DE 
TERRE DE l 995 A HYOGOKEN-NANBU 
La station de metro Daikai a ete comple-
tement detruite !ors du tremblement de 
terre de 1995 a Hyogoken-nanbu 
(Kobe_)、quiest le premier exemple oil 
des structures souterraines ant ete en-
dommagees par un tremblement de 
terre. 
L'article decrit le resultat de !'elude de-
taillee des dommages; plus de la moitie 
des piliers se sont comp/element effon-
dres, ce qui a entraine l'affaissement du 
plafond et des tassements de plus de 
2,S m en surface de la station. De nombreuses fissures 
obliques transversales ant pu包Ireobservees sur Jes pie-
droits. On en conclut que la structure aもtesoumise a une 
force horizon/ale importante. 
Le mecanisme des dommages a aussi ete etudie sur la 
base d'une reponse dynamique non linaire. On en 
conclut que le plafond a cede a cause d'une resistance 
insu伍santeau cisaillement des plliers centraux. 
Un planning suivi avec une bonne cooperation du vois1-
nage a rendu possible une reparation rapide de la sta-
tion. 11 a ete possible qu'un train traverse la station 7 mois 
apres le tremblement de terre et la station a ete reou-
verte apres 5 mois de plus. 

SURBEY AND RESTORATION OF THE 
DAIKAJ SUBWAY STATION DAMAGED 
DURING THE 199S HYOGOKENNANBU 
EARTHQUAKE 
The Daikai subway station was comple-
tely collapsed during the 1995 
Hyogoken-nanbu (Kobe) earthquake, 
which is the first case that underground 
structure was failed due to earthquake. 
This report describes the result of the de-
tailed investigation of the damage, ana-
Iysis made to clarify the mechanism of 
the failure, and restor:ation works. 
Almost all the center columns of the sta-
lion were damaged; more than a half co-
Jumns were completely collapsed, which 
resulted in the collapse of the ceiling 
slab, and settlement of the subsoils over 

the station by more than 2.S mat maximum. Many diago-
nal cracks were also observed on the walls in the trans-
verse direction. Judging from the damage pattern, a 
strong horizontal force was imposed on the structure 
from the surrounding subsoils 
Damage mechanism was also investigated based on出e
nonlinear dynamic response analysis by FEM and nonli-
near[rame analysis. It is concluded that ceiling slab failed 
by the lack of the load canying capacity against shear at 
center column. 
Effort and fully worked-out plan as well as cooperation of 
the residents made rapid restoration of the station pos-
sible. Passing through the station by a train became pos-
sible 7 months after the earthquake, and the station 
began to business just one year after the earthquake. 
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INTRODUCTION 

The Hyogoken-nanbu earthquake of 
January 17, 1995 caused severe da-
mage to various structures. Among 
these, damage to the subway was 
one of the amazing event, because 
underground structures have been 
believed to be safe from earthquake 
effects, and no significant damage 
has been reported so far. Figure I 
shows the location of the damaged 
subway and damage patterns. The 
general damage pattern is damage to 
columns. As shown in Fig. 1, the 
Japan Meteorological Agency seis-
mic intensity in this area was evalua-
ted to be'J, which is equivalent to MM 
seismic intensity scale of 10 or more. 
The Daikai Subway Station was the 
most severely damaged structures 
among the damage in Fig. l. Center 
columns completely collapsed and 
road running above the station set-
tied for more than 2.5 mat maximum. 

.

¥

 
ヽ

／
 9，
ヽ

st.=Station —Railway 
•••••• Subway 

疇 JMAintenBity
記ale2! 7 ―Road 

Fig. 1 -Location of damaged subways and damage patterns 
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In many design specifications for the 
underground line-shaped stn,ictures, 
earthquake load is not usually consi-
dered in the transverse direction. 
The reason is that the underground 
stru℃tures are supposed to deform 
with the ground during an earth-
quake and the apparent unit weight 
of the structure is so small compared 
with that of the subsoil that inertia 
force does not play important role. 
Looking at the damage to the Daikai 
subway sta•tion, however, earth-
quake resistance design of under-
ground structures may be reviewed 
and evaluated from a study of this 
damage. 

In this report, we will describe the 
result of the detailed survey on the 
damage to the structures, analytical 
investigation on the mechanism of 
the damage, and restoration works of 
the station. 

DESIGN AND 
CONSTRUCTION OF 
DAIKAI STATION 

The Daikai station was constructed 
right under the National road no. 28 
in 1964 using the cut-and-cover me-
thod. Figures 2 and 3 show a plan 
and cross-section of the station. The 
station is two stories reinforced 
concrete underground structure; B2 
floor consists of platforms and rail 
lines and the Bl floor is a concourse 
with a ticket barrier. The thickness of 
the overburden soil is about 4.8 mat 
section 1-1 and 1.9 m at section 2-2 
respectively. The B2 floor is mainly a 
box type frame structure with co-
lumns at the center, measuring 17 m 
wide and 7.1 7 m high in the outside 
dimension, and it is 120 m long in the 
longitudinal direction. The center co-
lumn is 3.82m high and has a cross-
section of 0.4 m x 1.0 m, and the dis-
tance between columns is 3.5 m. 
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Section 2-2 

Figure 3 -Typical section of Daikai Station 

The frame was designed based on a 
consideration of the weight of the 
overburden soil, lateral earth pres-
sure, and weight of the frame under 
ordinary loading conditions, but the 
earthquake load was not taken into 

1,000 
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Figure 4 -Reinforcing steel arrangement 
drawings而threspect to center column 

Section 1-1 

7450 

(Unit: inm) 

account, which was the normal me-
thod being used at that time of the 
design. Round steel bars with diame-
ters from 16 to 25 mm were used as 
reinforcing for the walls and slabs, 
and 32 mm diameter bars were used 
in the center column. A transverse 
hoop (9 mm diameter) was placed at 
every 350 mm  in the center column. 
Figure 4 shows the reinforcing steel 
arrangement of the center column. 
The allowable axial force was 4439 
kN, which was slightly larger than 
design axial force of 441 OkN. Two 
tests were made after the earthquake 
in order to evaluate the strength of 
the concrete. A strength of 37240 
kN/m'with standard deviation of 
2646 kN/m'was obtained by Schmidt 
hammer tests. Average compression 
strengths of the 8 cylindrical speci-
mens taken from the center column 
was 39690 kN/m2. 
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GEOLOGICAL SET『INGAT
DAIKAI STATION 

Figure 2-Pl血 ofDaikai station 

The soil profiles by the investigation 
made aftet the earthquake in 
February, 1995 is shown in Fig. 5. 
The depth of the water table was bet-
ween 6 and 8 meters. Referring to 
Kobe city (1980), the depth of the 
base (SPT-N value > 50) was deep 
on the west side and subsoil consists 
of silty or clayey surface soil. The 
depth becomes shallow toward east; 
that at the Daikai station site is about 
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Figure S -Settlement of the ground surface (numeral in (a)) and soil profile based on the borehole in匹stigationafter the earthquake. 
BoringN゚4is fill whose SPT-N value is shown in Figure 6 

15 m and that at the Shinkaichi station 
is less than l O m. In addition, sand 
becomes more predominant toward 
east. 

Standard penetration and cone pe-
netration tests were made near the 
structure in order to determine the 
properties of the fill material. 
Decomposed granite soil was used 
as the fill material. Fig. 6 compares 
SPT N-values with N value computed 
from the cone penetration tests. The 
N value of the fill is about l O at all 
depths except near the bottom. 
Figure 7 shows strain dependent 
characteristics of undisturbed 
samples of the fill material obtained 
from dynamic deformation tests. The 

test was made under the isotropic 
initial stress states with confining 
pressures of 49 and 98kN/m2, and an 
anisotropic initial stress state with 
principal stresses of 49 and 29.4 
kN/m2. 

DAMAGE DUE TO 
EARTHQUAKE 

Figure 8 shows schematic diagrams 
of the damage in the longitudinal di-
rection. The ground of the National 
road no. 28 for a region 90 m long 
and 23 m wide gradually settled up 
to.more than 2.5 m maximum 
(Photo I). The contour lines of the 

settlement of the road surface are 
shown in Fig. 5, which was measured 
on January 28. Referring to Figs.2 
and 8, the station can be divided into 
3 zones in the longitudinal direction 
along the station depending on the 
structural system: zones composed 
of columns 1-23, columns 24-29, and 
columns 30-35, which are designa-
led zone A, B and C, respectively, 
hereafter. Zones A and C are a one 
story box frame structure whereas 
zone B has utility rooms adjacent to 
the platform as well as the Bl floor 
(concourse). 

Damage was the most severe at zone 
A, in the Nagata side zone. Almost all 
of the center columns completely 
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Figure 7 -Strain dependent characteristics of 
she紅 modulusand d贔mpingratio obtained from 
dynamic deformation test on undisturbed 
samples, where IC denotes isotropica/Jy 
consolidated sample, AC denotes uniso-
tropical/yco匹 o/idated筵 mple,and numbers in 
the parenthesis are initial effective confining 
pressure in kgflcm') 

collapsed and the ceiling slab fell 
down. As a result, the original box 
frame structure distorted to an M-
shaped section as shown in Fig. 9(a). 
Typical damage to the center co-
lumns is shown in Photos 2 and 3. 

The ceiling slab kinks and cracks 
150 to 250 mm  wide appeared in the 
longitudinal direction about 2.15 to 
2.40 m from the center line of the co-
lumns. In addition, the separation of 
cover concrete was observed over 
almost the entire area near the 
haunch. In zone B, as shown in Fig. 
9(b), the collapse of the column oc-
curred in the upper portion and rein-
forcing steel buckled into a symme-
trical shape for columns 44 and 25. 
The upper longitudinal beam 
connecting the center columns was・ 
bent at a point between columns 25 
and 26. The small separation of the 
corner concrete of the center co-
lumns is observed at the mountain 
side of upper portion and at sea side 
of lower portion, in columns 26, 27 
and 28. Although the structural sys-
tern in zone C was the same as that 
for zone A, damage was less in zone 
C compared with that in zone A. 
Figure 9(c) shows the damage to co-
lumn 31 where the lower part of the 
center column is damaged and cei-
ling slab settled about 5cm. 

In the lateral wall, separation of 
cover concrete was observed near 
both the top and bottom haunches. 
According to the investigation of the 
exterior surface, wide cracks in the 
longitudinal direction were obser. 
ved along the intersection with the 
upper haunch in zone A. Under the 
platform, a significant separation of 
cover concrete was observed on the 
both side lateral walls. There are se-
veral walls in the transverse direc-
tion: both ends, electric facility room, 
switching station room, etc. Diagonal 
cracks typically shown in Fig. 9(d) 
and Photo 4 were observed in all the 
walls in the transverse direction. 

Based on the observation of the da-
mage to these columns and walls, the 
mechanism of the damage of the col-
lapsed column in zone A is evaluated 
to be as follows: I) Due to strong ho-
rizontal force, the member reaches 
its strength under the combination of 
bending moment and shear force ac-
ting near the end of the column, 
which resulted in collapse of the end 

Photo 2 -Collapse of the station in Zone A Photo 3 -Collapse of N" IO column in Zone A 
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Figure 8 -Schematic(；gure indicating the damage. Here, h d enotes measured clear height in m、circlednumber denotes column number. 
Numeral denotes crack width in mm. 
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Figure 9 -Schematic figure showing the damage pattern in the transverse direction. Larger numeral is clear height 
between top slab却 dplatform in m measured after the ea.rthquake, and small numeral is crack width in mm 

of the column. 2) The load carrying 
capacity of the box frame was redu-
ced, and therefore excess relative 
horizontal displacement occurred 

ANALYTICAL 
INVESTIGATION 

Two step analyses were carried out 
each of which considered either non-
linear behavior of subsoils or that of 
the structure. At first step, in order to 
appropriately estimate the dynamic 
response of the structure during the 
earthquake, dynamic response ana-
lysis of soil-structure system was 
conducted using two dimensional fi-
nite element method considering 
nonlinearity of soil by equivalent li-
near method. Based on the behavior 
of the dynamic response, static nonli-
near analysis was conducted to esti-
mate the damage process of the 
frame. These analyses were conduc-
led on one story box frame in A zone 
where damage was the most severe. 
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Figure JO • Soil-structure system used in the dynamic response analysis 

DYNAMIC RESPONSE OF 
STRUCTURE 

The analytical code Super-Flush was 
used. Both horizontal motion and 
vertical motions observed at KOBE 
university were applied as input mo-
lion. Dynamic response analysis was 

first carried out under the horizontal 
input motion. Then, using converged 
nonlinear characteristics (shear mo-
dulus and Poisson's ratio), dynamic 
response was calculated _by linear 
analysis under both horizontal and 
vertical input motion. 

Soil-structure model used in the first 
step analysis is shown in 
Fig. 10. Energy transmitting 
boundary and viscous 
boundary are used along 
the lateral and base boun-
daries, respectively. 
Ground is assumed to be 
horizontally layered and 
the depth of base whose 
shear wave velocity is 500 
mis is about 40 m. Material 

property used in 1he analysis, such 
as unit weight, initial Poisson's ratio 
and shear wave velocity, is also 
shown in Fig. 10. Empirical equation 
proposed by Yasuda and Yamaguchi 
(1985) are used as strain dependent 
characteristics of shear modulus and 
damping ratio of the subsoil except 
fill; those shown in Fig. 7 is used for 
fill material. Structural members are 
modeled to elastic beam elements 
considering rigid zone. The rigidity 
of each member is evaluated by 
considering the property of both 
concrete and reinforced bar. 

Peak acceleration distributions in 
both horizontal and vertical direc-
lions are shown in Fig. 11 at a length 
of 14.15, 26:15 and 42.15 meters 

Photo 4 -Cracks in the transverse wall in electric facility room 
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~lalionship at the bottom of珈1center column 

from the center of structure. 
Acceleration at the ground surface is 
more than 400 cm/s2, which corres-
pond to the JMA seismic intensity 7 
around this area. The relationship 
between axial force and bending 
moment at the bottom of center co-
lumn is shown in Fig. 12, Here, axial 
force is the sum of the dynamic res-
ponse value and initial force under 
ordinary load condition. In the figure, 
the ultimate bending moment under 
given axial force is shown as a chai-
ned line. The maximum axial force 
(sum of forces under ordinary load 
and increment due to earthquake) is 
about 1520 kN (13300 kN/m2), which 
is high in comparison with the 
strength of concrete. The ratio of the 
axial stress to the strength of 
concrete is about 0.36. Response 
bending moment at the bottom of the 
center column exceed the ultimate 

bending moment twice, at around 5.3 
and 8.13 seconds, respectively. The 
same tendency is observed at the 
response of lateral wall, ceiling and 
base slab. The ductility of the center 
column is a very small value, 1.3. 
The ductility is defined as the ratio of 
the rotational angle of member at the 
ultimate bending moment to that at 
the yield of reinforcing bar with res-
pect to the axial force at 5.3 seconds. 
Therefore, center column was pos-
sible to collapse just after the ben-
ding moment exceed the yield ben-
ding moment. Furthermore, the ratio 
of the shear strength of center co-
lumn calculated by the Standard 
Specification of Reinforced Concrete 
OSCE, 1991) to the converted shear 
force from the ultimate bending mo-
ment is less than 1.0. Therefore, cen-
ter column was also possible to col-
lapse under shear. 

DAMAGE PROCESS 
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Figure 13-S如cturesystem匹 edin thes固icnonlinear ana/ysis 

One story box frame is modeled as 
shown in Fig. 13 for the nonlinear 
analysis. Each member is modeled 
into a beam element. Moment resis-
ting joint is installed at the ends of 
each member, which is modeled to 
be a rotational spring. The spring is 
modeled to tri-linear model, whose 
three lines corresponds to the beha-
vior until crack, until yield and from 
yield to ultimate state, respectively. 
These behavior were calculated 
based on the total axial force and dy-
namic response force. Shear force 
and axial force obtained by the dy-
namic response analysis were ap-

plied to the loca-
lion where it 
occurred as the 
external loads. 
Here, forces when 
the bending mo-
ment at the center 
column first ex-
ceed the ultimate 
moment are em-
ployed. They are 
divided into fifty 
and applied incre-
mentally. These 

overburden soil load and static earth 
pressure are considered in the initial 
state. 

The relationship between the ap-
plied load and the displacement of 
the ceiling slabs relative to base slab 
are shown in Fig. 14. The vertical 
axis (sum of the applied forces) is 
the normalized by the sum of the 
fmal force. Shear failure of center co-
lumn occurred when the relative dis-
placement was 1.39 cm, just after the 
yield. Damages more than crack isn't 
recognized to the other members. 
After subsequent loading the load, 
bending combined with compres-
sion failure occurred right after the 
relative displacement and increase 
to 1.64 cm where normalized load 
w,as 0.~9. Therefo!e, f~ilure me_cha-
nism of one story box frame in Zone 
A is that ceiling slab failed the lack of 
the load carrying capacity of center 
column. 

RESTORATION WORKS 
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Figure 14 -The relationship between山eapplied load血 dlhed祢:placementof ceiling relsli匹 TO畑匹slab
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Restoration of the station was plan-
ned soon after the earthquake. The 
basic idea for restoration is as fol-
lows: 

I) Take off the overburden soil 

2) Demolish the structure except the 
base slab and bottom of the lateral 
wall that were not damaged (see Fig. 
15). 

3) Reconstruct the station using the 
base slab as a structural member. 

The new design of the station was 
based on the "Ad hoc specification 
on the design for the restoration of 
railway facilities against the Great 
Hanshin-Awaji Earthquake Disaster111 
compiled by the committee of the 
earthquake resistant design of rail-
way facilities, the Ministry of 
Transport. The followings are key 
points for a new design, and the 
comparison of design criteria bet-
ween original and new designs is 
shown in Table 1. 

I) The largest earthquake record at 
the bedrock that was observed du-
ring the Hyogoken-nanbu eanh-
quake is used in the earthquake re-
sistant design. The ea_rtpquake 
record obtained at GL-83.in at Port 
Island is identified to saせsfythis cri-
teria. The waveform and velocity 

Failure pattern 
° Crack due to bending 
• Yield hinge 
I Shear failure 
1 Bendin_g_ failure 

(1)The earthquake is named 1996 
Hyogoken-nanbu ealthquake. However, 
when talking to the damage or disaster 
caused by thee紅thquake,it is named the 
Great Hanshin-Awaji Earthquake 
Disaster, where Hanshin and Awaji are 
names of area where eanhquake damage 
was the most severe. 
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＼ Demolish, then reconstruct 
with mo『ereinforcing ・Demolish, then reconst1uct 

as composelte column 

Original member 

入
Figure J 5 -Plan for reconstruction 

0

0

 

0

0

 

5

5

 

(
N
S
/
E
0
)

．8
<
 ゚

゜
95 

10 
time (sec.) 

100 

(
S
l
E
O
)
>
S
 

10 

ー゚ ー

1 

Period (sec) 

15 

10 

ground motion is 
taken into account as 
vertical static inertia 
force. 

3) Structural mem-
bers are designed 
based on the limit 
state design method. 
They should be made 
to" have sufficient duc-
tility by designing 
that shear strength 
exceeds bending 
strength. 

The relative displace-
ment between the top 
and bottom slabs are 
evaluated to be 3.1 
cm based on the 
spectrum shown in 
Fig. 16(b）．Stress dis-
tribution under the 
permanent and earth-
quake loading is 
shown in Fig. l 7 
Here, elastic analysis 
is conducted because 
design for the re-
construction was an 
urgent issue. Non-
linear analysis was 

conducted later in order to confirm 
the safety of the design. The safety 
was also confirmed by the labora-
tory test; the comparison between 
original.and new design is shown in 
Fig. 18. 

20 

Figure J 6 -Acceleration record and velocity response spectra used for 
newdesign(NS-component al Glr83m record al Port Island) 

response spectrum are shown in 
Fig. 16. 

Z) Seismic deformation method is 
used.inanalyzing the response of the 
structure against horizontal ground 
shaking. Vertical component of the 
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Figure 19 shows details of the center 
column. A new center column is 
composed of three composite co-
lumns. Rectangular steel tube with 
external width of 450 mm was used 
in order to carry shear stress. It was 
also used as a form in order to re-
duce the reconstruction duration. 

Rapid resto,ration was one of the 
main interest, which requires large 
space for demolishing and recons-
truction of the structure, under-
ground wall was first made exterior 
of the station. In order to satisfy the 
requirement, soil mixing wall me-
thod in corporation with ground 
earth anchor was employed. 
Excavation works could be finished 
with a duration of about 2 months. 

Demolition of this types of large sca-
led structure in the city area may be 
also a first experience in Japan, It 
may create large vibration and 
noise. In order to reduce it, middle 
size breaker was used. In addition, 
cooperation of the residence nearby, 
the demolition work can be done 
until 10 p.m. Because of these. effort, 
demolition of the structure could be 
finished for about I month. Photo 5 
shows typical demolish process. 

The station, with 120 m long, was se-
parated into 6 blocks each of which 
is 20 m long at the time of recons-
truction. Reconstruction of the new 
station was started at the sections 
where excavation and demolition 
had finished. The center columns 
were first constructed, then lateral 
walls were made. More than 200 
workers were employed in this pro-
cess. As described, since the re-
construction work can be done till 
late at night, reconstruction of the 
station, which used 400 tons of rein-
forcing bar and 2450 m3 of concrete, 
could be finished within about I 
month. 

All the effort w,as made for rapid res-
toration, as described above. As a 
result, a train could pass through the 
station on August 13, 1995. Platform 
and other facilities were made after 
that. The new station was opened to 
use just one year after the earth-
quake,January 17, 1996. 

CONCLUSION 

The Daikai station is the first subway 
structure that completely collapsed 
due to the earthquake. A detailed re-
connaissance survey of the damage 
was made in order to grasp the be-
havior of the station during the earth-
quake. Furthermore, the damage 
mechanism was verified by the non-
linear analyses. Based on these 
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Figure I 7 • Stress distribution of the typical section subjected to both permanent and ear山quakeload 

Figure 18 -Load-displacement relationships of the 
center column obtained by laboratory test. A 
column with cross-section of 40 cm x 40 cm (same 
depth, 1 /3 width) is tested. The new column is 2 
血 esstrong and several times ductile compared 
with original center column. 

Figure 19 -Details of山enew design of山ecenter column 

study, the mechanism of the collapse 
of the station is concluded to be as 
follows: 

The B2 floor of the station was sub-
jected to a strong horizontal load 
from the adjacent subsoil which cau-
sed deformation of the box frame 
structure. In zone A where amount of 
wall in the transverse direction is 
small center, columns initially collap-
sed due to a combination of bending 
and shear resulting in the deforma-
tion of the box frame. Then, as a re-
sult of the relative displacement bet-
ween the top and bottom of the 
columns, additional moment by gra-
vity of the overburden soil became 
predominant resulting in the failure 

Photo 5 -Restoration work. Left side is diaphragm wall. 
Collapsed frame is seen in the right 

of the column. Since the walls in the 
transverse direction carry most of 
the horizontal force in zones B and C, 
damage to columns was much smal-
!er compared with that in zone A. 
Instead, many diagonal cracks ap-
peared on the walls in the transverse 
direction, such as walls at both ends 
of the station and walls in the utility 
rooms. 

Effort was made for rapid restora-
tion. Passing of a train through the 
station became possible for about 7 
months after the earthquake and the 
new Daikai Station opened business 
just 1 year after the quake. 
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