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論文要旨 

 長大橋は，平時には経済を支える物流ネットワークの要であり，非常時には避難経路や緊

急車両の交通網として重要である．災害時に長大橋が損傷し，交通機能が失われた場合，甚

大な経済的損失が発生することが予想されるため，将来起こり得る地震に対して確実に備

えることが求められる．本研究で対象とする橋梁である横浜ベイブリッジでは，東北地方太

平洋沖地震において橋軸直角方向の変位を制限する機構であるウインドタングとウインド

沓との間で供用中に初めて衝突が観測された．観測された応答は，世界で供用中の長大斜張

橋が経験した最も大きい地震動によるものであり，ウインドタングの損傷は見られなかっ

たものの，タワーリンクの一部のボルトが破断する被害が発生した．衝突によりウインドタ

ングが損傷した場合，橋軸直角方向の拘束力が低下し，タワーリンクの脱落が発生する恐れ

がある．脱落後を想定した耐震補強がなされているものの，一旦脱落が生じれば恒久的な補

修や速度制限が必要で長期間の交通機能の低下は免れない． 

しかし，ウインドタングの損傷過程や損傷後にタワーリンクにどのような応力や変形が

発生し脱落に至るかといった過程については明らかになっていない．ウインドタング損傷

については静的解析による検討のみであり，タワーリンク脱落については動的解析から得

られた最大変位と図面に基づいたタワーリンク部材の干渉の有無のみにより脱落を判定し

ている．発生したタワーリンクのボルト破断もメカニズムが分かっておらず，さらに，ウイ

ンド沓とウインドタングは一体となって挙動すると仮定されており，衝突を考慮した検討

もなされていない．ウインドタング，タワーリンク系の損傷過程を明らかにすることは，長

期間の交通機能低下を防ぐための対策を検討する上でも重要である．そこで，本研究では，

横浜ベイブリッジを対象とし，観測された応答を再現した上で，大地震時の長大橋の衝突に

よる損傷過程を明らかにすることを目的とした． 

 まず，二次部材およびタワーリンクの剛性やウインド沓とウインドタングの遊間も考慮

して橋梁全体の 3 次元骨組みモデルを構築し，東北地方太平洋沖地震の本震と余震の観測

記録との比較によりモデルの妥当性を検証した．地震時に卓越する水平方向のモードにつ

いては観測値と整合的であった．衝突発生時には固有振動数の増加が観測されたが，観測デ

ータに合わせたモデル修正を行うことなく，この変化を再現した．時刻歴応答については，

通常のレイリー減衰を用いた場合に衝突加速度への寄与が大きい高次モードを過大評価し

ていたため，観測に基づいた要素別レイリー減衰を用いることで，衝突を含む加速度の時刻

暦応答を再現した． 

続いて，構築した 3 次元骨組みモデルに対して，将来の大地震を想定し，レベル 2 地震動

を入力し，ウインドタングの損傷可能性について検討を行った．その結果，道路橋示方書で

規定されているレベル 2 地震動で衝突力がウインドタングの耐力を上回り，損傷が発生す

る可能性があることを明らかにした． 

 次に，全体応答に加えて局部損傷も再現するため，主塔，横桁，ウインドタング，ウイン
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ド沓をシェルおよびソリッド要素で詳細にモデル化し，骨組みモデルと組み合わせること

でマルチスケールモデルを構築した．東北地方太平洋沖地震の本震を用いた動的解析を行

い，観測された加速度応答の時刻歴および固有振動数の時間変化といった全体応答を骨組

みモデルと同程度の精度で再現した．さらに，動的解析から得られたタワーリンク部分の橋

軸直角方向の最大変位を，ソリッド要素からなるタワーリンクの詳細モデルに静的に入力

し，タワーリンクのボルトの破断についての再現性を検討した．その結果，リンクプレート

の並進とタワーリンク本体の回転によりリンクプレートに付属する L 型鋼とタワーリンク

のボルトがせん断方向に接触し，せん断耐力を上回る接触力によりボルトが破断すること

を再現した． 

最後に，骨組みモデルの動的解析でウインドタングが損傷すると判定された地震動をマ

ルチスケールモデルに入力し，ウインドタングの変形および損傷状態，さらにはウインドタ

ング損傷後に付随して発生する橋梁の応答について検討した．その結果，衝突によりウイン

ドタング基部にせん断変形が発生し，延性破壊が生じる可能性があることが明らかになっ

た．さらに，動的解析から得られたタワーリンクの最大変位をタワーリンク-主塔一体モデ

ルに入力し，タワーリンク‐主塔間の衝突により生じる主塔の損傷および，ウインドタング

損傷後におけるタワーリンクの脱落可能性について検討を行った．その結果，タワーリンク

が主塔に接近する方向に変位する場合，タワーリンクが主塔に衝突し，主塔のダイヤフラム

および縦リブが一部塑性化するものの軽微な損傷にとどまる一方で，タワーリンクの上側

のピンが約 20cm 抜け，余裕量が 1/3 まで低下することが明らかになった．また，タワーリ

ンクが主塔から離れる方向に変位する場合，タワーリンクの上側のピンが抜け，タワーリン

クが脱落する可能性があることを示した． 

 本研究では，長大橋で観測された極めて稀で貴重な衝突を含む地震応答記録に基づいて，

全体応答と局所的な応答の双方を現実的な計算コストで再現可能なマルチスケールモデル

を構築し，将来の大地震を想定した動的解析を行うことにより，長大橋のウインドタング‐

ウインド沓間の衝突によるウインドタングの損傷およびウインドタング損傷後の部材の損

傷過程を明らかにした．これに基づいてタワーリンク脱落など共用性を低下させ復旧に時

間を要する重大な損傷を防ぐための具体的な対策の検討が可能となると考えられる． 
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 序論 
 

 

 研究の背景 

道路橋は平時には経済を支える物流ネットワークの要であり，非常時には避難経路や緊

急車両の交通網として重要である．災害時に橋梁が損傷し，交通機能が失われた場合，甚大

な経済的損失が発生することが予想される．このような被害を防ぐためにも，橋梁の耐震対

策は重要である． 

国内の道路橋は橋長 2 m 以上のものが 67 万橋以上存在し，そのうち橋長 15 m のものが

14 万橋，長大橋として分類される最大支間 200 m 以上のものが 140 橋あまり存在する 28)．

過去の地震において橋梁の被害は多く報告されているが，そのほとんどは支間 200 m 未満

であり，長大橋の被災事例は少ない．これは，長大橋は大都市の港湾部に建設されている一

方，大都市で発生した大規模な地震が少ないからである． 

国内において長大橋が最初に地震を受けた地震は兵庫県南部地震である．兵庫県南部地

震における橋梁の地震被害の多くは支承の損傷とそれに伴う隣接桁との衝突による落橋で

あり，交通機能に支障をきたした．国内の主な長大橋は表 1.1 に示すように兵庫県南部地震

が発生した 1995 年よりも前に完成しているものであるため，設計時には兵庫県南部地震以

降に規定されたレベル 2 地震動については考慮されていない． 

首都高の代表的な長大橋である横浜ベイブリッジもその一つである．2011 年 3 月 11 日に

発生した東北地方太平洋沖地震では，横浜ベイブリッジにおいて橋軸直角方向の変位を拘

束する機構であるウインド沓とウインドタングの間で衝突が観測された 8), 9)．ウインドタン

グが衝突により損傷した場合，橋軸直角方向の拘束力が低下し，リンクの脱落など連鎖的な

被害につながる恐れがある．横浜ベイブリッジではこれまでにも兵庫県南部地震以降，レベ

ル 2 地震動を考慮した耐震補強が行われてきたが，ウインドタングとウインド沓の衝突現

象は考慮されていない．衝突を考慮した具体的な耐震補強の方針を立てるためにも，大地震

表 1.1 国内の主な長大橋とその完成年 28) 

橋梁名 橋梁形式 全長 最大支間長 完成年 

レインボーブリッジ 吊橋 798m 570m 1993 

横浜ベイブリッジ 斜張橋 860m 460m 1989 

鶴見つばさ橋 斜張橋 1020m 510m 1994 

港大橋 トラス橋 980 510 1974 

西宮港大橋 
ニールセン

ローゼ橋 
252 252 1993 



第 1章 序論                                    

2 

 

時に衝突により生じるウインドタングの損傷状態を明らかにしたうえで，ウインドタング

損傷後にどのような損傷過程を辿るのかを明らかにすることが重要である． 

 

 長大橋の地震被害 

 長大橋の地震被害は地震大国である我が国においても少ないが，1995 年に発生した兵庫

県南部地震において長大橋の被害が複数報告されている．また，2011 年に発生した東北地

方太平洋沖地震や 2016 年に発生した熊本地震でも被害が発生した．ここでは，長大橋の地

震被害として，兵庫県南部地震で被害を受けた東神戸大橋，天保山大橋，六甲大橋，麻耶大

橋，東北地方太平洋沖地震で被害を受けた横浜ベイブリッジ，熊本地震で被害を受けた桑鶴

大橋を例に挙げ，それぞれの構造的な特徴と代表的な地震被害について述べる． 

 

1.2.1. 東神戸大橋における地震被害 

東神戸大橋(図 1.1)は中央径間 485 m，側径間 200 m，全長 885 m の 3 径間連続斜張橋で

ある．主塔は H 型の鋼製塔，主桁はダブルデッキトラス構造となっており，橋軸方向に全

支点で可動とすることで長周期化し地震力を低減するオールフリー構造が採用されている，

一方，端橋脚に設置されたベーンダンパーが橋軸方向の水平変位を拘束している．さらに，

端橋脚および中間橋脚に設置されたペンデル支承がアップリフトに抵抗している．また，橋

軸直角方向の水平変位は主塔，中間橋脚および端橋脚に設置されたウインド沓によって拘

束している．兵庫県南部地震では図 1.2 に示すように橋軸直角方向の水平力を支持するウ

インド沓の上沓のセットボルトが全て破断し，上沓が脱落した．また，ベーンダンパーも損

傷し，その機能を失った．さらに，鉛直方向の負反力を受け持つ桁端部のペンデル支承の脱

落によりアップリフトが生じた．さらに，端橋脚では中間水平梁腹板にせん断座屈が発生し，

橋脚基部においても曲げによる局部座屈が発生した 2), 6)． 

 

図 1.1 東神戸大橋 26)



1.2 長大橋の地震被害 
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1.2.2. 天保山大橋における地震被害 

天保山大橋(図 1.3)は中央径間 350 m，側径間 120 m および 170 m，全長 640 m の 3 径間

連続鋼斜張橋である．塔上部と塔下部を一体とし，基礎から直接立ち上がるフレキシブル構

造により適度な固有周期としている．この橋梁では，供用できないほどの大きな損傷は受け

なかったものの，ケーブル表面の変形，ケーブルダンパーの破損，耐震連結装置の破損や図 

1.4 に示すようなラテラル沓支圧板の飛び出しなどが生じた 3) ． 

 

(a) ウインド沓の脱落 (b) ベーンダンパーの損傷 

 

(c) ペンデル支承の脱落 

 

(d) 桁端部のアップリフト 

図 1.2 東神戸大橋の地震被害 12) 
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1.2.3. 六甲大橋における地震被害 

六甲大橋(図 1.5)は中央径間 220 m，側径間 90 m，全長 400 m の 3 径間連続トラス鋼床版

ダブルデッキ斜張橋である，端橋脚にはペンデル沓と水平沓，中間橋脚にはピン支承および

ローラー支承，独立形式である塔の基部にはピン支承が設置されている．兵庫県南部地震の

 

図 1.3 天保山大橋 

 

図 1.4 天保山大橋で発生したラテラル支承の損傷の概略 3) 

 

図 1.5 六甲大橋 
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被害としては，隣接する立体ラーメン橋から玉突き状態で主桁全体が約 200 mm 移動した．

また，図 1.6 に示すように中間橋脚ではピン支承のピンが抜け落ち，沓本体は脆性破壊し

た．また，ピンローラー支承で 6 本設置されているローラーの内 3 本のローラーと下沓が

脱落したことにより上沓とピンが宙吊りになった．ウインド沓では，上沓が下沓と衝突し，

桁移動に伴って橋門構下フランジ面をめくり上げる被害が発生した．別のピンローラー支

承では，ピンの抜け落ちによりサイドブロックが脱落した 4)． 

 

1.2.4. 麻耶大橋における地震被害 

麻耶大橋(図 1.7)は支間長 140 m，70 m で橋長 210 m の 2 径間連続桁の斜張橋である．端

橋脚上にはペンデル沓と水平沓，ピンローラー支承，中間橋脚上にはピン支承，塔の基部は

ピン支承が設置されている．兵庫県南部地震の被害としては，橋軸直角方向のストッパー機

能である端橋脚上の水平沓，ピンローラー支承および中間橋脚上のピン支承が損傷したこ

とにより図 1.8(a)のように塔が大きく傾き，主桁全体が 0.4～1 m 程度横ずれした．また，

ペンデル沓が座屈し，図 1.8(b)のように水平沓も沓座コンクリートが崩壊し，その機能が完

 

図 1.6 六甲大橋のピン支承の損傷 4) 

 

図 1.7 麻耶大橋 
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全に失われた．中間橋脚上の桁沓は上沓と下沓が完全に分離して反力を受け持っておらず，

塔沓はピンの抜け出しが発生した．また，端橋脚上のピンローラー支承は上下沓とローラー

が底板から外れた．以上のように支承機能の大半が損なわれる被害が生じたが，橋梁全体と

しての機能喪失までには至らなかった 5)． 

 

1.2.5. 桑鶴大橋における地震被害 

桑鶴大橋(図 1.9)は熊本県道 28 号を通る 2 径間連続鋼斜張橋である．熊本地震の被害と

しては， 図 1.10 に示すように桑鶴大橋で桁が大きく動き，桁端部の損傷やケーブルの張力

抜けが発生した．また，橋軸直角方向の変位制限装置が機能したものの，桁と変位制限装置

が衝突により破損し，その機能を失った．主塔部においても桁が支承から脱落する被害が発

生した 27)．また，桁端部においては鋼製支承が破壊し，桁が橋台に衝突した 27)． 

このように，支承の機能が失われた橋梁が余震により再度大きな外力を受けた場合，設計

で想定されている構造的に安定した状態における挙動は期待できず，損傷が進展し，落橋に

つながる恐れがある． 

(a) 塔の傾斜状況 

 

(b) 水平沓の損傷 

 
図 1.8 麻耶大橋の損傷状況 5) 

 

図 1.9 桑鶴大橋 35) 
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1.2.6. 横浜ベイブリッジにおける地震被害 

 横浜ベイブリッジは中央径間 460 m，側径間 200 m，全長 860 m の 3 径間連続鋼斜張橋で

ある．主桁はダブルデッキトラス構造であり，主桁は主塔と端橋脚でそれぞれタワーリンク，

エンドリンクと接続されている．リンクは橋軸および橋軸直角方向に振り子状に可動する

ことで固有周期を長周期化し，地震時には免震機能を発揮する構造となっている．主塔下部

の横梁に設置された凸状のウインドタングと横桁に設置されたウインド沓により橋軸直角

方向の変位を拘束している． 

 東北地方太平洋沖地震における被害としては，図 1.11 に示すウインド沓の表面に主桁が

大きく橋軸方向に変位した滑動痕跡や，図 1.12 に示す主桁と主塔を結ぶタワーリンクの防

水カバーである上面円盤近傍で数本のボルトの破損および円盤の塗装の剥離が確認された

7)．ウインド沓の滑動痕跡は，ウインド沓とウインドタング間で衝突が発生したためと考え

られる．一方，タワーリンクのボルト破断についてはリンクの変位量だけからでは破断メカ

ニズムを明らかにするまでには至っていない． 

横浜ベイブリッジではウインド沓とウインドタングの遊間は 5 mm に設計されているが，

設計時の動的解析ではウインド沓とウインドタングは一体となって挙動すると仮定してい

たため，衝突力やこれに伴う非線形性についてはこれまで考慮されてこなかった．上述した

東神戸大橋では，ウインド沓の損傷を起点に，ペンデル支承の脱落や桁端部のアップリフト

が発生しており，横浜ベイブリッジでも，ウインドタングの損傷後におけるタワーリンクの

脱落・ケーブルの破断，さらには補剛桁の損傷など，連鎖的な損傷が発生すると考えられる．

横浜ベイブリッジではこのような被害を想定して静的解析に基づいて対策が行われている

が，動的な効果を考慮した損傷過程までは明らかになっていない．  

 
(a) ケーブルの張力抜け 

(b) 変位制限装置の損傷 (c) 主塔部における支承からの桁脱落 

図 1.10 桑鶴大橋の地震被害 27) 
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 長大橋における衝突応答の観測の現状 

橋梁の衝突による被害はこれまでにも数多く報告されており，衝突現象そのものは珍し

いものではない．しかし，地震時の応答をモニタリングしている橋梁はまれであり，衝突時

の橋梁の応答の観測データは限られている．設計で想定されていない応答が観測されるこ

とがあるため，地震時の橋梁の応答をモニタリングすることは耐震性能を評価するうえで

重要である． 

海外では斜張橋である Evripos 橋で 43Ch の加速度計により地震応答をモニタリングして

いる 37)．また，斜張橋である Cape Girardeau 橋でも 84Ch の加速度計によるモニタリングシ

ステムが設置されており，固有振動数の推定などが行われている 38)．また，カリフォルニア

の長大吊橋のひとつである Vincent Thomas 橋では図 1.13 のように 26Ch の加速度計が設置

されており，地震時の応答をモニタリングしている 30)．Vincent Thomas 橋では，このモニタ

リングシステムにより， 1992 年に発生したノースリッジ地震において補剛桁で図 1.14(a)

に示す橋軸直角方向のスパイク状の加速度応答 1), 30)が観測されている．この橋梁ではノー

スリッジ地震の数週間前にウインド沓の塗装が行われており，地震後には塗装の剥離が観

察されている． 

 
図 1.11 ウインドタングの接触痕 

 

図 1.12 タワーリンクのボルト破断 
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国内でも，東神戸大橋に 15Ch の加速度計が設置されており，主塔下部横梁で周期的なパ

ルス状の加速度応答が観測されている(図 1.14(b))6)．しかし，東神戸大橋では全体応答を追

えるほど空間的に密なモニタリングシステムは設置されていないため，衝突応答を分析す

るには十分な観測データが得られていないのが現状である． 

 
図 1.13 Vincent Thomas 橋のモニタリングシステム 30) 

 
(a)Vincent Thomas 橋で観測された加速度応答 30) 

 

（b）東神戸大橋で観測された周期的なパルス状の加速度 

図 1.14 過去の地震で観測された衝突応答 
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このような中，横浜ベイブリッジでは 85Ch の加速度計が設置されており，世界的にも類

を見ない高密度なモニタリングシステムにより地震応答を観測している．東北地方太平洋

沖地震時にはウインドタング部分で衝突応答とみられる周期的なパルス状の加速度応答が

観測された．横浜ベイブリッジでは東神戸大橋のようにウインド沓が損傷するような比較

的大きな被害はなかったものの，観測された衝突応答は耐震設計時には考慮されていない

ものである．横浜ベイブリッジのように長大橋の地震動を観測するために高密度にセンサ

が設置されている例は稀であり，この観測データから衝突応答を分析することは重要であ

る． 

 

 既往の研究 

 本節ではまず，本研究で対象とするウインドタングの地震時の応答評価の現状と問題点

について述べる．そのうえで，本研究の対称橋梁である横浜ベイブリッジの耐震補強で検討

されている損傷シナリオと実際に実施された耐震補強について述べる．さらに，これまでに

提案されている衝突解析手法についてまとめる． 

 

1.4.1. 地震時におけるウインドタング・ウインド沓の解析的研究 

石崎ら 6)は東神戸大橋を対象に橋梁全体系の骨組みモデルに兵庫県南部地震で観測され

た地震動を入力し，ウインド沓の水平反力とウインド沓のセットボルトの耐力から逆算し

たウインド沓の水平耐力との比較を行い，実際に発生した被災メカニズムを推定している．

しかし，モード解析法を用いているため，ウインド沓の衝突現象や部材の非線形性について

は考慮されていない． 

また，高本ら 32)は 2011 年の東北地方太平洋沖地震において横浜ベイブリッジで観測され

たウインド沓‐ウインドタング間の衝突応答の再現を行っている．この研究では，橋軸直角

方向のみを考慮して図 1.15 のように主桁を梁要素，主塔とリンク部材をばねと集中質量で

モデル化し，主塔と主桁の間に遊間以上の変位が発生した場合に剛性が作用する衝突ばね

を導入することで衝突現象を再現したうえで，レベル 2 地震時にウインドタングに発生し

うる衝突力を評価している．しかし，主塔やリンクの剛性および衝突ばねの剛性は非衝突時

および衝突時のシステム同定結果が再現できるように設定されており，計測データがない

場合にはこのモデル化により衝突応答を再現することができない．また，レベル 2 地震時の

ウインドタングの衝突力を線形解析で求めているため，部材の非線形化を考慮した場合の

レベル 2 地震時の衝突力の評価にも至っていない．さらに，いずれの研究も骨組み解析にと

どまっており，ウインド沓やウインドタングが衝突により損傷したときの変形状態や損傷

状態を解析的に明らかにするまでには至っていない．また，損傷後に発生するリンク部材の

脱落についても解析的に予測するまでには至っていない． 
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1.4.2. 長大橋の耐震補強の現状 

 兵庫県南部地震以降，長大橋の耐震対策は急速に進められてきた．首都高の代表的な長大

橋である横浜ベイブリッジ，レインボーブリッジ，鶴見つばさ大橋は 1995 年の兵庫県南部

地震以前に設計されているため，供用中に発生する確率は低いが，大きな地震強度を持つレ

ベル 2 地震動を考慮した設計はされていない．兵庫県南部地震により多数の橋梁に落橋な

どの甚大な被害が発生したのを受けて，レベル 2 地震動についての規定が設けられ，これら

の橋梁に対してもレベル 2 地震動に対する耐震性評価と耐震補強方法が 2000 年以降に検討

されてきた．検討は，基本方針の策定し，サイト特性を考慮したレベル 2 地震動を作成した

うえで骨組みモデルを用いた動的解析を行い，最大応答を用いて別途 FEM モデルによるプ

ッシュオーバー解析に基づいて損傷評価を行い，補強構造を検討するという流れで行われ

ている 33)．耐震性能の目標としては，レベル 2 地震時には損傷が限定的なものであり，落

橋や倒壊が起きないこととしている． 

横浜ベイブリッジでは，骨組み解析により損傷レベルの検討を行っているが，骨組みモデ

ルだけでは損傷の程度を推定することが困難な構造部位であるウインドタングシステム，

端橋脚，タワーリンクシステムについては，各構造要素において三次元シェル要素を用いて

材料非線形性および幾何学的非線形性を考慮したプッシュオーバー解析を行い損傷状態が

(a) 橋軸直角方向のみ考慮した 1 次元モデル 

 

(b) 衝突ばねの復元力特性 

図 1.15 既往研究における横浜ベイブリッジの衝突モデル 
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推定されている 34)．この検討により，ウインドタングシステム，端橋脚，タワーリンクは損

傷した場合，目標とする耐震性能を確保することができないと判断されている． 

長大橋では，個々の損傷が独立して発生するのではなく，ある損傷が起点となり，連鎖的

に損傷が発生する．この連鎖現象を整理するために図 1.16 に示す損傷関連図が作成されて

おり，許容できない損傷に対して検討が行われている 33)．ウインドタングが損傷した場合，

タワーリンクに変形可能限界を超える面外変形が発生しピンが脱落，さらにはケーブルの

破断や補剛桁の損傷など連鎖的な被害が発生する恐れがある．新設橋梁では，このような被

害を未然に防ぐために，レベル 2 地震時に連鎖的な損傷の起点となるウインドタングが損

傷しないように設計されている．しかし，横浜ベイブリッジのような設計当時にレベル 2 地

震動が考慮されておらず，ウインドタングの補強が困難と判断されている既設の長大橋で

は，ウインドタング損傷後にタワーリンクが脱落した場合でも交通機能に支障が出ないよ

うに，現在では隣接橋梁の落橋防止構造，主塔部の段差防止構造，桁端部のアップリフト防

止ケーブルが設置されている．横浜ベイブリッジの場合，レベル 2 地震時におけるタワーリ

ンクの変位を CAD 上に落とし込み，タワーリンクがブラケットと干渉した場合にはタワー

リンクが脱落すると判断し，対策を行っている．しかし，東北地方太平洋沖地震で発生した

ようなウインドタングとウインド沓の衝突については検討されておらず，衝突によりウイ

ンドタングの機能が失われ，タワーリンクの回転可能限界を超える変位が発生したときに，

タワーリンクを構成する部材にどのような応力や変形が発生し，脱落に至るかまでは明ら

かになっていない．現在の耐震補強ではタワーリンク脱落後は段差防止構造が働き一般交

通も可能であるが，恒久的な補修や走行速度制限が必要である．損傷過程を推定することで

図 1.16 横浜ベイブリッジの耐震補強における損傷関連図 34) 
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NO

YES

NO

YES

NO

補強後を想定した非線形動的解析による橋梁全体系としての補強部位，補強方法，補強量の確認

検討の結果選定された経路 検討の結果選定されなかった経路凡例
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タワーリンクの脱落を未然に防ぐ対策を立てることができれば，重要橋梁であっても交通

機能が長期間低下することを防ぐことができる．このように，ウインドタングが連鎖的な損

傷の起点となることを考慮すると，衝突を考慮したウインドタングの損傷および損傷後に

重要な構造部材の損傷過程を明らかにすることは，衝突を含めた長大橋の耐震補強を検討

する上で重要である． 

 

1.4.3. 衝突ばねを用いた隣接構造物の衝突に関する研究 

 衝突は古典的な物理現象でありこれまでにも多くの研究が行われている．質点における

衝突の挙動は運動量保存則に基づいて衝突前後の互いの相対速度の比で定義される反発係

数を用いて運動方程式から解くことができる．坂 14)は一質点系に置き換えられた近接建物

の衝突を理論的に扱っている．しかし，一般的に構造物の地震応答を求める場合に用いられ

る多自由度系モデルは剛体ではないことや，系の一部の速度応答を制約条件として規定す

ることが困難であり，この古典的な手法をそのまま適用することはできない．また，衝突の

継続時間や衝突力についても評価が困難であるという問題点がある．このように衝突現象

は古典的な問題であるにもかかわらず，今日に至っても衝突に関する評価手法はそれほど

進んではいない．この理由は衝突による破壊も含めた現象が極めて複雑であるということ

が原因である． 

 衝突応答を簡易に求める手法としては，衝突する構造物の間に剛性の高いばね要素（衝突

ばね）を用いる手法がある．Anagnostopoulos15)は図 1.17 のように建物を一質点系でモデル

化し，隣接する建物の間に衝突ばねを挿入することで，建物の衝突応答を求めている．

Susendar ら 36)は Hertz の接触理論に基づいた衝突ばねの剛性および非線形の減衰を用いて

衝突応答を評価する手法を提案している．Maison ら 17)は構造物を多質点系でモデル化して

15 階建てのビルの衝突応答を求めている． 

橋梁の衝突のモデル化に関する研究は川島 13)が隣接する梁要素の軸方向剛性と同程度の

剛性を持つ衝突ばねを挿入することで，衝突現象を近似できることを示しており，この研究

で提案されている衝突ばねの剛性はその後の橋梁の衝突解析で広く用いられている．

 

図 1.17 一質点系による衝突応答のモデル化 

݉ଵ ݉ଶ

݇ଵ ݇ଶ

݇௣
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Reginald ら 16)や Jankowski ら 29)は橋梁を 1 自由度系でモデル化し，橋梁間に衝突ばねを挿入

して衝突を考慮した地震応答解析を行い，衝突が免震橋梁の応答に与える影響について検

討している．田崎ら 31)は直線橋を対象に衝突を考慮した地震応答解析を行い，衝突により 6

径間が玉突き現象を起こし，実際に発生した落橋のメカニズムを明らかにしている．しかし，

いずれの手法においても衝突時の全体応答を評価することができるが，衝突による局所的

な変形や損傷を予測するまでには至っていない． 

 

1.4.4. 剛体理論に基づく三次元的な衝突応答に関する研究 

 Zhu ら 18), 20)は，振動台を用いた模型実験を行い，桁‐橋台間および桁間の衝突現象を明ら

かにしたうえで， 2 次元剛体転倒モデルを拡張して接触解析手法と衝突ばねを融合するこ

とで有限要素法による 3 次元衝突モデルを提案し，実験結果と比較することで提案した衝

突モデルの妥当性を示している．また，Zhu ら 19), 21)はこの衝突モデルを用いて橋梁の動的

解析を行い，衝突現象が橋梁の挙動におよぼす影響および変位制限装置と衝撃緩衝装置を

有する桁間連結装置の有効性を定量的に評価したうえで，緊急車両の通行可能性について

検討を行っている． 

 この手法は三次元的な衝突応答を比較的簡易に高精度で推定することができるが，剛体

理論に基づいているため，弾性体の衝突や接触面が大きく変形する場合には適用できない

という問題点がある． 

  

1.4.5. 3 次元モデルを用いた衝突応答の評価 

 衝突現象をばねでモデル化する場合，衝突する節点をあらかじめ定義する必要がある．し

かし，一般的には衝突は三次元的に発生し，衝突する節点は時々刻々と変化する．また，衝

突ばねでは衝突による局所的な応答を評価することはできない．機械系の分野では，系全体

を三次元有限要素でモデル化し，衝突応答を検討している．Haitham ら 24)は自動車をフルス

ケールでモデル化し，衝突力や変形状態について検討している．Lin ら 25)は図 1.18 のよう

に自動車とポールの衝突実験を行い，数値シミュレーションとの比較を行っている．土木分

野では，Kaiming ら 23)が図 1.19 のように RC 桁橋を対象にソリッド要素でモデル化し，1

方向入力および 2 方向入力の地震応答解析により隣接桁や橋台との衝突による局所的な応

力状態や損傷状態の評価を行っている．この研究では，三次元モデルを用いることで，衝突

する節点をあらかじめ仮定する必要がなく，局所的な損傷を評価できるという有効性や隣

接桁が直接衝突する場合と橋軸直角方向の大変位により桁が支承から脱落した後に桁と支

承が衝突する場合の 2 つの損傷が発生する可能性があることを示している．しかし，長大橋

のような大規模な橋梁を全てソリッド要素でモデル化する場合，自由度が多くなり計算コ

ストがかかる．また，全体応答については梁要素などでも十分再現可能であるため，必ずし

も着目する部位以外の部分まで詳細にモデル化する必要はない． 

 Li ら 10)はガセットプレートのような局部応力が発生する部位をソリッド要素やシェル要
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素等で詳細にモデル化し，それぞれのモデルを Multi Point Constraint (MPC)によって結合す

るマルチスケールモデル(図 1.20)を提案している．トラス構造の実験模型を用いてモード

実験および静的載荷実験を行い，梁モデル，シェルモデル，マルチスケールモデルの応答の

比較を行っている．この検討により，モデル化の違いによる固有振動数や公称応力の差が小

さく，マルチスケールモデルとシェルモデルの局所的な応力も大きな差がないことからマ

ルチスケールモデルの有効性を示している．さらに，このモデル化手法を長大吊橋である

Tsing Ma 橋に適用し，橋梁全体を梁要素，トラス部材のガセット部をシェル要素でモデル化

したマルチスケールモデルを構築し，計算コストを抑えつつ，列車の走行荷重時における橋

梁の疲労による局部応力の評価を行っている 22)．また，Li らは同じ橋梁を対象に周期的な

外力を与えることで地震時に起こりうる局所的な損傷を検討している 11)．しかし，実際に

発生しうる位相特性を持つ地震応答は求められておらず，非線形性が強く，高い時間分解能

が必要とされる衝突応答と衝突による局部的な損傷および変形状態，さらには損傷後の橋

梁の応答やそれに付随して発生する損傷についても検討されてきていない． 

 
(a) 車両の衝突実験 

 
(b) 三次元モデルによる衝突解析 

図 1.18 車両の衝突解析と実験の比較 25) 

 
(a) 隣接桁との衝突時の応力状態 (b) 解析から得られた支承の脱落 

図 1.19 三次元有限要素モデルによる隣接桁との衝突解析 
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 本研究の目的 

 以上の背景と既往の研究を踏まえ，本研究の目的は長大橋の衝突を考慮した具体的な補

強を検討するために「長大橋の地震時の損傷過程をシミュレーションにより明らかにする

こと」とした．そのために，本研究は以下のフローで進める． 

1. 横浜ベイブリッジを対象に三次元骨組みモデルを用いた衝突解析の妥当性を検証し

図 1.20 マルチスケールモデル 22) 
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た上で，動的解析によりウインドタングが損傷する地震の判定を行う．実現象を精度

よく再現できるモデルの構築方法についても提案する． 

2. マルチスケールモデルを構築し，東北地方太平洋沖地震で発生した横浜ベイブリッ

ジにおける衝突時の応答を再現したうえで，ウインドタングの損傷箇所および損傷

モード，さらには損傷後の橋梁の応答を明らかにする．同モデルで計算された東北地

方太平洋沖地震時の応答を別途構築したリンク部分の詳細モデルに入力しボルト破

断の原因まで明らかにする． 

3. ウインドタングが損傷すると判定された地震動をマルチスケールモデルに入力し，

将来の大地震におけるウインドタングやリンク部材に発生しうる損傷過程の推定を

行う． 

 

 本論文の概要と構成 

本論文における各章の概要は，以下のとおりである． 

第 1 章では，本研究の背景と，長大橋の衝突による地震被害および地震時の衝突に関する

研究を調査することにより，現状の課題と長大橋における橋軸直角方向の衝突によるウイ

ンドタングの損傷状態を分析する手法を提示している． 

第 2 章では，2011 年 3 月 11 日に横浜ベイブリッジで観測された地震応答を用いて実応答

を再現する横浜ベイブリッジの骨組みモデルを構築し，動的解析により大地震時のウイン

ドタングの安全性について検討している．解析モデルの妥当性はシステム同定によって同

定された固有振動数，モード形状といった振動特性と固有値解析結果との比較および観測

された加速度応答と観測された地震動を用いた動的解析結果との比較により検証している．

その後，構築した骨組みモデルに将来の大地震を想定したレベル 2 地震動を入力し，ウイン

ドタングに発生する衝突力を推定する．推定された最大衝突力とウインドタングの耐力を

比較することでウインドタングが損傷しうる地震を判定する．  

第 3 章では，ウインドタングやウインド沓，横桁等，衝突による影響が大きい部材の変形

状態や損傷状態の評価を行うために，衝突部付近をシェル・ソリッド要素で詳細にモデル化

し，骨組みモデルと結合することでマルチスケールモデルを構築する．東北地方太平洋沖地

震で観測された地震動を用いた動的解析を行い，解析結果と観測応答および実際に発生し

た損傷状態と比較することでマルチスケールモデルの妥当性を検証している． 

第 4 章では，第 2 章でウインドタングの耐力を上回る衝突力が発生した地震動を第 3 章

で構築したマルチスケールモデルに入力し，レベル 2 地震時におけるウインドタングの変

形状態および損傷状態について評価を行う．さらに，タワーリンクと主塔の衝突による影響

やタワーリンクの脱落といったウインドタングの損傷後に発生しうる重要部材への損傷過

程について検討している． 

第 5 章では，以上の章で得られた知見を結論にまとめる. 
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 骨組みモデルによる衝突応答の

再現と衝突力の評価 
 

 

 概要 

 長大橋の橋梁の地震応答は詳細設計時に動的解析によって評価されている．しかし，設計

時には実応答のデータがなく，衝突などの複雑な現象も省略して応答を評価している．その

ため，設計時に構築された構造モデルに観測された地震動を入力しても，実際の応答とは異

なる場合がある．さらに，モデルにおける仮定と実際の状態との差が大地震時の応答の評価

に影響をおよぼす場合もある． 

 本章では，大地震時における応答を精緻に評価するために，実応答を再現可能な三次元骨

組みモデルを構築することを目的とする．まず，耐震補強設計時の動的解析モデルを元に三

次元骨組みモデルを構築する．固有値解析を行い，東北地方太平洋沖地震で観測された地震

応答から同定された固有振動数，モード形状との比較により妥当性の検証を行う．その後，

観測された地震応答を用いた動的解析を行い，観測された時刻歴応答の比較から動的応答

の妥当性を検証する．特に，耐震補強設計時では考慮されていない衝突応答を考慮すること

で，衝突による卓越振動数の時間変化や瞬時的な加速度応答を再現する．そのうえで，将来

の大地震を想定した動的解析により衝突力の評価を行い，ウインドタングが損傷しうる地

震動を推定する． 

  

 対象橋梁の概要 

 横浜ベイブリッジは 1989 年に開通した中央径間 460 m，側径間 200 m，全長 860 m の 3

径間連続斜張橋である 13)．図 2.1 に横浜ベイブリッジの全景を，図 2.2 に架橋位置を示す．

主桁はダブルデッキトラス構造であり，上弦材は上フランジが鋼床版と一体化した箱断面

となっている．上層は横浜高速湾岸線が 6 車線で通っており，下層には 2004 年に暫定供用

が開始された国道 357 号線が通っている．主塔は高さ 172 m，幅 29.25 m の H 型ラーメン構

造である．図 2.3 左下に示すように主塔下部の横梁には凸状のウインドタングがあり，横桁

に設置されたウインド沓を介して橋軸直角方向の変位が拘束されている．また，図 2.3 右下

に示すように主桁と主塔はタワーリンク，主桁と端橋脚はエンドリンクによって接続され

ている．リンク端部は球面状の回転機構によるユニバーサルジョイントとなっており，この

リンクが橋軸方向および橋軸直角方向回りに振り子のように動くことで，免震機構を果た

すとともに，主桁の橋軸方向の変位を制限している． 
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 本橋梁は建設当時では最新の技術が用いられているが，1995 年の兵庫県南部地震以前の

ものであるため，レベル 2 地震動について考慮されていない．兵庫県南部地震により多数の

橋梁に落橋などの甚大な被害が発生したのを受けてレベル 2 地震動について規定が設けら

れ，1995 年から 2007 年にかけて材料非線形性や幾何学的非線形性を考慮した動的解析およ

 
図 2.1 横浜ベイブリッジ全景 

 

図 2.2 横浜ベイブリッジの架橋位置 

図 2.3 ウインドタングとタワーリンク 
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び詳細モデルによるプッシュオーバー解析に基づいた耐震補強が行われている 3), 8)．この補

強工事により，図 2.4 に示すようにアップリフト防止ケーブルや桁端部の変位制限装置，主

塔部の段差防止構造の設置，端橋脚のリブの増設等が行われている 1)． 

 

 東北地方太平洋沖地震で観測された地震応答 

2.3.1. 観測された地震応答の概要 

横浜ベイブリッジには 36 か所合計 85 ch のサーボ型加速度計によるモニタリングシステ

ムが設置されている．主桁は 30 ch，主塔および橋脚は 28 ch，地盤および基礎構造は 27 ch

で計測されている．センサは土丹層内に設置されている地震計 3 成分のうちどれかが 0.8 gal

以上を感知した場合に記録されるようになっている．計測のサンプリング周波数は 100 Hz

である．図 2.5 に現地調査において撮影した T1 における加速度センサの設置状況，図 2.6

にセンサ配置図を示す．また，表 2.1 にセンサの名称と設置位置を示す．東北地方太平洋沖

 

(a) アップリフト

防止ケーブル 

(b) 主塔段差防止構造 (c) 端橋脚変位制限装置 

図 2.4 横浜ベイブリッジの耐震補強 

 

図 2.5 センサ設置状況(T1) 
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地震時には，大黒側の端橋脚硬質地盤層(K7)とシルト層（K8），側径間中央(S8)，桁端部(S9)，

本牧側の主塔基部(T7)が故障していた． 

横浜ベイブリッジで観測された地震応答の概要を表 2.2 に示す．東北地方太平洋沖地震

では，本震と 9 つの余震の観測に成功した．図 2.7 に工学基盤面上(G1)で観測された地震動

の加速度応答スペクトルと耐震設計時の入力地震動の応答スペクトルの比較を示す． 

図 2.7 より，本震および余震 1 が余震 2~9 に比べて各周期について振幅レベルが大きい

ことが分かる．また，振幅の大きな本震および余震 1 でも耐震補強設計時に用いられた地震

動のよりも応答が小さい．これは，東北地方太平洋沖地震で観測された地震応答は橋梁に大

きな損傷を与えるものではないことを示している． 

 

 

 

 

図 2.6 センサ配置図 
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表 2.1 センサの名称と設置位置 

名称 設置位置 計測の方向 

S1 主桁，端橋脚 P1 位置 X，Y，Z 

S2 
主桁，側径間(本牧側)支

間中点 
Y，Z 

S3 主桁，主塔 P2 位置 X，Y，Z 

S4 主桁，中央径間 1/4 位置 Y，Z 

S5R(L) 主桁，中央径間中点 X，Y，Z 

S6R(L) 主桁，中央径間 3/4 点 Y，Z 

S7 主桁，主塔 P3 位置 X，Y，Z 

S8 
主桁，側径間(大黒側)支

間中点 
Y，Z 

S9 主桁，端橋脚 P4 位置 X，Y，Z 

T1 主塔 P2，塔頂 X，Y 

T2 主塔 P3，塔頂 X，Y 

T3 主塔 P2，横梁(上層) X，Y 

T4 主塔 P3，横梁(上層) X，Y 

T5 主塔 P2，横梁(下層) X，Y 

T6 主塔 P3，横梁(下層) X，Y 

T7R(L) 主塔 P2，基部 X，Y 

T8R(L) 主塔 P3，基部 X，Y 

B3 端橋脚 P1，柱頭 X，Y 

B4 端橋脚 P4，柱頭 X，Y 

K1 P1 地中，硬質地盤層 X，Y，Z 

K2 P1 地中，シルト層 X，Y，Z 

K3 P2 地中，硬質地盤層 X，Y，Z 

K4 P2 地中，シルト層 X，Y，Z 

K5 P3 地中，硬質地盤層 X，Y，Z 

K6 P3 地中，シルト層 X，Y，Z 

K7 P4 地中，硬質地盤層 X，Y，Z 

K8 P4 地中，シルト層 X，Y，Z 

G1 P3 下工学的基盤面 X，Y，Z 

X：橋軸方向，Y：橋軸直角方向，Z：鉛直方向 
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 表 2.2 観測された地震応答の概要 

地震 発生時刻 Mw 
震央からの 

距離[km] 

JMA 

震度 

データ長

[秒] 

最大入力加速度

[gal](主塔基部) 

本震 
2011/3/11, 

14:47 
9.0 398 5- 600 83.32 

余震 1 
2011/3/11, 

15:16 
7.7 192 4 400 35.27 

余震 2 
2011/3/11, 

15:27 
7.5 567 3 200 6.06 

余震 3 
2011/3/11, 

16:29 
6.5 603 2 60 3.84 

余震 4 
2011/3/11, 

17:20 
6.1 295 3 150 7.16 

余震 5 
2011/3/12, 

04:00 
6.7 205 3 120 3.11 

余震 6 
2011/3/13, 

10:27 
6.4 233 3 120 3.82 

余震 7 
2011/3/14, 

10:03 
6.2 204 4 60 5.31 

余震 8 
2011/3/15, 

22:32 
6.4 63.78 4 120 16.65 

余震 9 
2011/3/16, 

12:52 
6.1 147.6 3 120 5.62 

 
図 2.7 工学的基盤面(G1)で観測された地震応答と耐震補強設計に用いられた地震動の

応答スペクトル 
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2.3.2. 橋軸方向の応答 

 2.2 で述べたように，横浜ベイブリッジはタワーリンクおよびエンドリンクを介して主塔・

端橋脚と主桁が接続されており，地震時にはこれらのリンク部材が振り子のように動くこ

とで地震力が主桁に直接伝達されない構造となっている．しかし，過去の研究から，中小規

模の地震においてはタワーリンクが固着し，免震機能が発揮されなかった例もある 7)．ここ

では，東北地方太平洋沖地震でリンク部材が設計時に想定された免震機能を発揮できてい

たかどうかを検証する． 

 図 2.8 に端橋脚柱頭における B3 と主桁端部における S1 の橋軸方向の加速度応答を示す．

図より主桁端部で 0.5 Hz 以降の高周波成分が大幅に低減されていることが分かる．これは

地震時にリンク部材が本来の免震機能を果たしたことを示している．また，振幅の小さな余

震においても同様に高周波成分が低減されていることが確認できた．以上より，東北地方太

平洋沖地震において横浜ベイブリッジのリンク部材は本来の免震機能を果たしたといえる． 

 

(a) 本震 

(b) 余震 9 

図 2.8 端橋脚 B3 と桁端部 S1 の加速度応答とフーリエ振幅スペクトルの比較 
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2.3.3. 橋軸直角方向の応答 

 P2 ウインドタング部分における T5 の橋軸直角方向の加速度応答を図 2.9 に示す．図 

2.9(a)の A, B, C それぞれの区間を拡大すると図 2.9(a)～(c)のように周期的なスパイク状の

波形がみられる．この応答から，本震時にウインドタングとウインド沓で衝突が繰り返し発

生していたと考えられる．この衝突応答により，見かけの固有振動数が変化していると考え

られる．そこで，観測波形を 50 秒の移動式の時間窓で区切り，50％のオーバーラップをさ

 
(a) 加速度応答全体 

 
(b) A 部を拡大 

 
(c) B 部を拡大 

 
(d) C 部を拡大 

図 2.9 ウインドタング部 T5 における橋軸直角方向の加速度応答 
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せながら移動させ，各時間窓における固有振動数の時間変化を同定した．システム同定手法

には，System Realization using Information Matrix (SRIM)6), 7)を用いた．この手法は，入力信号

と観測信号の相関から状態空間のモデルの係数行列を同定することで，固有振動数やモー

ド形状などの振動特性を求めるものである．線形システムを対象とした手法であるため，解

析波形を時間窓で区切り，その間は線形であると仮定して本手法を適用した．入力信号には

橋脚および主塔基部で観測された加速度応答を用い，観測信号にはそれ以外の点で観測さ

れた加速度応答を用いた． 

 本震から得られた橋軸直角 1 次モードの固有振動数の時間変化を図 2.10 に示す．図より，

固有振動数が時間的に大きく変化していることが分かる．振動数が増加している時間は強

震時の加速度応答が計測されている時間に対応しており，振幅の大きな地震時に非線形現

象が発生していたといえる． 

 

2.3.4. 基部で観測された地震動の相関性 

 多柱基礎の柱の上端付近で観測された地震応答のコヒーレンスを図 2.11 に示す．なお，

K8 の加速度計は故障していたため，ここでは比較していない．K2 と K4 間における加速度

は周期 3 秒以上の成分でいずれの方向においても高い相関を示している．一方，K2 と K6

間における加速度応答のうち周期 3 秒以上の成分は 3 秒以下の成分と比べると比較的高い

相関を示しているが，K2 と K4 間の加速度応答と比べると相関は低い．これは，K2 と K6

では基礎の位置が離れており，地盤条件が異なるためであると考えられる．また，K4 と K6

のコヒーレンスを比べると，周期 3 秒以上の成分で高い相関を示している．しかし，K2 と

K4 間のコヒーレンスと比べると相関性は低い．これは，K2 と K4 の距離が 200 m であるの

に対し，K4 と K6 は中央径間である 460 m の距離が離れており，地盤条件の差が相関性に

影響を与えたと考えられる．また，短周期成分についてはいずれの基礎の組み合わせにおい

ても相関性は見られなかった． 

以上から，基部の観測応答は長周期成分では比較的高い相関性を示しているものの，各基

礎の相関性に差があるため，この影響を考慮した応答を再現するためにも入力地震動は多

点異入力で入力する必要があるといえる． 

 

図 2.10 橋軸直角 1 次モードの固有振動数の時間変化 
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 解析モデルの概要 

東北地方太平洋沖地震で観測された応答を再現するために横浜ベイブリッジの骨組みモ

デルを構築した．骨組みモデルは，横浜ベイブリッジの耐震補強設計時に用いられたモデル

(以下設計モデル)を参考に構築している．図 2.12 に構築した骨組みモデルを示す．主構は

トラス部材を梁要素によりモデル化し，暫定供用位置に下路床組を考慮している．ケーブル

はトラス要素によりモデル化し，ケーブルのプレストレスを考慮している．また，図 2.13(a)

のように引張にのみ抵抗し圧縮に抵抗しないように非線形性を考慮している． 

橋脚および主塔は隅角部を剛部材とし，それ以外の部分を非線形梁要素によってモデル

化している．復元力特性としては鋼箱型断面において圧縮側フランジと引張側のフランジ

中央一に生じるひずみが降伏ひずみに達する時を降伏状態，圧縮側フランジに生じるひず

みが許容ひずみに達した時を終局状態とした図 2.13(b)に示すトリリニア型の骨格曲線によ
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図 2.11 各基部における加速度応答のコヒーレンス 
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りモデル化した． 

地盤については基礎構造の変形を表す S-R バネによりモデル化し，水平および回転方向

に図 2.13(c)の逆行型トリリニアを適用している． 

 

図 2.12 構築した骨組みモデル 

 

(a) ケーブルの非線形性 

 

(b) 主塔・橋脚の非線形性 

 

(c) 地盤バネの非線形性 

 

(d) タワーリンクの非線形性 

 

(e) ウインドタングの非線形性(設計) 

 

(f) ウインドタングの非線形性(修正) 

図 2.13 解析モデルの非線形性
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タワーリンクは鉛直方向のみ拘束とし，水平方向については図 2.13(d)に示す逆行型ヘキ

サリニア型によりタワーリンクの幾何学的な変形による非線形性をモデル化した． 

ウインドタングシステムは，耐震補強検討時に実施された三次元有限要素モデルを用い

たプッシュオーバー解析によって得られた荷重変位関係に基づき，図 2.13(e)の逆行型ヘキ

サリニアによりモデル化した．しかし，本研究で三次元有限要素モデルに対して正負交番載

荷を作用させたプッシュオーバー解析を行った結果，ウインドタングは逆行型ではなくル

ープを描く復元力特性が確認されたため，後述する修正モデルでは，衝突およびウインドタ

ングの詳細な復元力特性を再現するために図 2.13 (f)の衝突を考慮したヘキサリニアモデル

によってモデル化した．  

また，本橋梁は供用後に 2006 年～2008 年にかけてレベル 2 地震動に対する耐震補強工事

が行われている．端橋脚には段差防止構造，変位制限装置，橋脚補強，アップリフト防止ケ

ーブルが，主塔には段差防止構造と緩衝材が設置されている．段差防止構造，変位制限装置

については質量を考慮している．アップリフト防止ケーブルについては表 2.3 に示す耐震

補強時の設計書を参考に，断面積を定義し，トラス要素でモデル化している．ケーブルの初

期軸力は設計値を参考に 700 kN とした 1)．初期軸力は施工後一カ月後に張力導入に用いら

れたものと同じジャッキにより張力が低下していないことが確認されている． 

なお，本研究では骨組みモデルの構築・固有値解析・動的解析には本研究室で開発した三

次元動的非線形骨組み構造解析プログラムである Interactive Simulator and Analyzer for 

Structures (ISAS)4)を用いた． 

 

表 2.3 アップリフト防止ケーブルの断面形状と諸元 

ケーブル種別 ߶7 ൈ 361 

ケーブル 

断面構成 

公称断面積 13900 mmଶ 

弾性係数 196 kN/mmଶ 

標準重量 116.1 kg/m 

φ7 mm亜鉛めっき鋼線

着色コーティング

165

PE被覆



2.5 東北地方太平洋沖地震の観測結果に基づく骨組みモデルの妥当性の評価と更新 

 

33 

 

 東北地方太平洋沖地震の観測結果に基づく骨組

みモデルの妥当性の評価と更新 

構築したモデルの妥当性を検証するために固有値解析を行い，システム同定により算出

された固有振動数および固有モードとの比較を行った．システム同定には System Realization 

using Information Matrix (SRIM)を用いた．図 2.14 に固有値解析から得られたモード形状と

システム同定によって得られたモード形状の比較を示す．図 2.14 の観測の振動数は，衝突

応答が含まれていない余震 2～9 で同定された固有振動数の平均値を示している．また，図 

2.15 に余震 2～9 で同定されたモードごとの固有振動数と固有値解析から求められた振動数

の比較を示す． 

(a) 遊動円木 

解析：0.146 Hz 観測：0.142 Hz  

 

(b) 桁水平たわみ対称 1 次 

解析：0.289 Hz 観測：0.275 Hz 

（c） 鉛直たわみ対称 1 次 

解析：0.309 Hz 観測：0.346 Hz 

（タワーリンク剛結時は 0.331 Hz） 

（c） 鉛直たわみ逆対称 1 次 

解析：0.424 Hz 観測：0.487Hz 

（タワーリンク剛結時は 0.497 Hz） 

図 2.14 設計モデルの固有振動数とモード形状の比較 
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固有値解析によって得られた固有振動数は，遊動円木が 0.146 Hz，桁水平たわみ 1 次が

0.289 Hz，鉛直たわみ対称 1 次が 0.309 Hz，鉛直たわみ逆対称 1 次が 0.424 Hz であった．一

方，システム同定によって同定された固有振動数の平均値は遊動円木が 0.142 Hz 桁水平た

わみ 1 次が 0.275 Hz，鉛直たわみ対称 1 次が 0.346 Hz，鉛直たわみ逆対称 1 次が 0.487 Hz で

あった．水平モード，および鉛直たわみ 2 次モードの固有振動数は同定された固有振動数の

ばらつきの範囲内である．また，同定された固有振動数の平均値と固有値解析結果を比較す

ると，水平モードの観測に対する固有値解析の固有振動数の誤差は 3％程度である一方，鉛

直たわみ 1 次と鉛直たわみ 2 次については，固有値解析から得られた振動数が観測から得

られた振動数に比べ 11～13％小さな値となっていた．この傾向は 2004 年に発生した新潟中

越地震における応答分析 5)でも確認されており，鉛直モードにおいて，タワーリンクやエン

ドリンクが摩擦力を超える地震荷重が作用しなかったと考えられる．そこで，タワーリンク

とエンドリンクの回転を拘束したモデルで固有値解析を行った．修正したモデルにおける

鉛直モードの固有振動数の誤差は 4％程度であった．以上より，桁の鉛直たわみ 1 次 およ

び逆対称 1 次モードにおける誤差にはタワーリンクの摩擦が寄与していると考えられる． 

次に，構築したモデルの動的応答の妥当性を検証するため，動的解析を行った．積分時間

間隔は観測された地震動のサンプリング周期と等しい 0.01 秒としている．本橋梁では橋脚

および主塔基部で加速度が観測されているため，多点異入力問題として応答を計算した．大

黒側の橋脚基部のセンサは故障していたため，水平方向は隣接している P3 主塔基部の加速

度を，鉛直方向加速度は基部構造の影響が強いため，本牧側の橋脚基部で観測された鉛直方

向加速度で代用した．減衰にはレイリー減衰を用いた．レイリー減衰のパラメータߙ, ，はߚ

衝突が発生していない余震 2～9 の観測応答にシステム同定を適用して得られた減衰-固有

振動数の関係から最小二乗法により決定している 12)．観測から決定したレイリー減衰曲線

を図 2.16 に示す． 

 
(a) 誘導円木 (b) 桁水平たわみ対称 1 次 

 
(c) 鉛直たわみ対称 1 次 

 
(d) 鉛直たわみ逆対称 1 次 

図 2.15 余震 2～9 から同定された固有振動数と設計モデルの固有振動数の比較 
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本震を入力して得られた加速度応答を 50 秒ごとの時間窓で区切り，各時間窓で SRIM を

適用することによって固有振動数の時間変化を求めた．図 2.17 に観測と解析における固有

振動数の時間変化を示す．図より，設計モデルでは固有振動数の時間変化が再現できていな

い．これは，実際にはウインド沓-ウインドタング間に遊間が存在し，初期剛性が 0 である

にも関わらず，設計モデルでは遊間を考慮せず，ウインド沓とウインドタングが一体となっ

て挙動すると仮定して初期剛性が設定されているからである． 

そこで，衝突を再現するためにウインド沓‐ウインドタング間の初期剛性を 0 として，固

有値解析を行い，非接触時の系の固有振動数を計算した．その結果，橋軸直角 1 次モードは

0.0602 Hz であり，観測から同定された固有振動数から大きく離れている．これは，設計モ

デルではウインド沓‐ウインドタング間のばね要素のみで桁と主塔および橋脚を接続してお

り，タワーリンクの振り子挙動による復元力もこの剛性に加味されていたと考えられる． 

タワーリンクを振り子と見なした時の復元力は幾何学的関係から次式により求まる 2), 10)．  

ܪ ൌ
ுߜ

ට1 െ ቀ
ுߜ
ܮ ቁ

ଶ
቎ ଴ܸ

ܮ
൅ ݇ ቌ1 െ ඨ1 െ ൬

ுߜ
ܮ
൰
ଶ

ቍ቏ (2.1) 

この式は非線形であるが，ここでは，橋軸方向と同様のばね定数をタワーリンク部分の橋

 

図 2.16 観測から決定したレイリー減衰 

 
図 2.17 設計モデルと観測から同定された固有振動数の時間変化の比較 
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軸直角方向のばね剛性として設定した．このモデルに対して固有値解析を行ったところ，橋

軸直角 1 次モードの振動数は 0.121 Hz であり，依然として観測と大きな差がある． 

これは，タワーリンクは実際には摩擦があり，上の式では実際の復元力特性を厳密に表現

できないことを示している．しかし，摩擦のモデル化は複雑であること，観測データが十分

に存在していることから，今回はシステム同定から得られた固有振動数に合うようにタワ

ーリンクのばね剛性を設定した．このモデルで本震を用いた地震応答解析を行い，SRIM に

より再度固有振動数の時間変化を求めた．同定された固有振動数の時間変化を図 2.18 に示

す．図より，衝突時に設計モデルの固有振動数付近まで上昇しているが，依然として観測に

おける衝突時の振動数 0.32Hz とは大きな差がある． 

橋軸直角 1 次モードの固有振動数は 

①境界条件(衝突ばねの剛性) 

②桁の曲げ剛性 

の 2 つに依存するため，この 2 点についてそれぞれ検討する． 

①の場合には衝突時の系の振動数のみ変化する．ここでは，衝突時のばね定数をプッシュ

オーバー解析から求められているばね剛性の 1000 倍まで上昇させ，衝突時の系の固有振動

数を計算した．その結果，橋軸直角 1 次モードの固有振動数は 0.29 Hz であり，衝突ばね

の剛性による感度は小さい．これは，設計モデルのばね定数はウインドタング‐ウインド沓

間で固定と見なせるほど十分大きく，ばね定数を増やしても物理的な影響が小さいからで

ある．そのため，衝突ばねの剛性はプッシュオーバー解析から求められたものとした． 

次に②について検討を行った．  

設計図面をから，2 次部材も含めて断面 2 次モーメントを計算した．標準断面をもとに断

面二次モーメントを計算し，初期モデルの平均断面二次モーメントに対する比を算出した．

これを箱桁部の断面二次モーメントに乗じることで，桁の曲げ剛性の修正を行った．ただし，

桁の曲げ剛性の修正により衝突時だけでなく非衝突時の系の固有振動数も変化する．そこ

で，非衝突時の固有振動数に合うようにタワーリンクの橋軸直角方向のばね剛性を再度修

正した．修正モデルの固有値解析から得られた固有振動数とモード形状を図 2.19 に示す．

図 2.19 における観測の振動数は衝突応答が含まれていない余震 2～9 で同定された固有振

動数の平均値を示している．また，余震 2～9 で同定されたモードごとの固有振動数と修正

 
図 2.18 観測，設計モデル，修正モデルの固有振動数の時間変化の比較 
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モデルの固有振動数の比較を図 2.20 に示す． 

図より，設計モデルと同様に固有値解析から求められたモード形状および固有振動数が

計測から同定された固有振動数およびモード形状を再現していることが分かる．また，固有

値解析から求められた遊動円木，桁水平たわみ 1 次，鉛直たわみ逆対称 1 次の固有振動数

も計測から同定された固有振動数のばらつきの範囲内にあることが分かる．鉛直たわみ逆

対称 1 次の固有振動数は同定結果のばらつきの範囲外になっているが，これは設計モデル

と同様の傾向である． 

この修正モデルに対して本震を用いた地震応答解析を行い，振動数の時間変化を比較し

た．図 2.21 に SRIM で同定された振動数の時間変化を示す．図より，衝突の考慮および桁

の剛性の修正により固有振動数の時間変化を精度良く再現できていることが分かる． 

ここまでの衝突応答の再現について整理する． 

①固有振動数の上昇は衝突・非衝突時のそれぞれの系の固有振動数の差によって生じる． 

  

(a) 遊動円木 

解析：0.146 Hz 観測：0.142 Hz  

 

 

(b) 桁水平たわみ対称 1 次 

解析：0.271 Hz 観測：0.275 Hz 

  

 

（c） 鉛直たわみ対称 1 次 

解析：0.309 Hz 観測：0.346 Hz 

（c） 鉛直たわみ逆対称 1 次 

解析：0.425 Hz 観測：0.487Hz 

図 2.19 修正モデルの固有振動数とモード形状 

0.30908Hz
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②非衝突時の振動数は桁の曲げ剛性と非衝突時の境界条件により定まる．前者は設計図

面から求めることができ，後者は小振幅の地震動データさえあれば求めることができる． 

③衝突時の振動数は桁の曲げ剛性および衝突時の境界条件より定まる．前者は非衝突時

のものと同一であり，後者は設計図面に基づいて構築した詳細モデルにプッシュオーバー

解析を行うことで境界部のばね剛性が定まる． 

以上より，微振動の観測データさえあれば衝突応答を精緻に再現できる． 

 

 計測データを用いない衝突応答の再現 

 前節では微振動のデータを用いて衝突応答を再現した．しかし，実際には橋梁上に加速度

計が設置されていることは少なく，常に計測データが得られるとは限らない．そこで，計測

データが得られない場合における衝突応答の再現を試みた．前節では非衝突時のタワーリ

ンクが摩擦によりモデル化が難しい部分であることから，リンクのばね定数を計測データ

から同定された固有振動数に基づいて定めた．ここでは，図面に基づいてタワーリンクを構

成する部材の詳細モデルを組み合わせてタワーリンク全体の詳細モデルを構築した．各部

材の接触面を定義し，プッシュオーバー解析により求められるタワーリンク内の摩擦を考

 
(a) 遊動円木 

 
(b) 桁水平たわみ対称 1 次 

 
(c) 鉛直たわみ対称 1 次 

 
(d) 鉛直たわみ逆対称 1 次 

図 2.20 余震 2～9 から同定された固有振動数と修正モデルの固有振動数の比較 

 
図 2.21 観測と最終的な修正モデルの振動数の時間変化の比較 
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慮した荷重‐変位関係からタワーリンクのばね定数を推定する． 

 構築したタワーリンクの詳細モデルを図 2.22 に示す．タワーリンク上側のピンは固定と

し，まず，初期軸力を作用させたのちに下側のピンに一様な荷重(1000 kN)を作用させた．鉛

直方向，橋軸直角方向の変位および橋軸回りの回転のみを考え，それ以外の方向の剛体運動

を防ぐために，タワーリンクと球面外受の接触面およびピンと球面軸受の接触面を固定拘

束とした，タワーリンク本体の側面およびピンの側面の橋軸方向変位を固定とした．タワー

リンク本体境界条件および荷重条件を図 2.23 に示す． 

 プッシュオーバー解析から得られた荷重とタワーリンク下側のピンの変位の関係を図 

2.24 に示す．図より，荷重が小さい場合には摩擦により変位があまり発生せず，摩擦が切れ

た後は荷重の進展に伴い変位が増加する．そして，一定以上の変位以降はタワーリンクの球

面軸受と球面外受が干渉し，回転しにくくなり，再度変位が増加しなくなるという現象が再

現されていることが分かる． 

 初期の摩擦が発生している領域の荷重変位曲線の傾きから剛性を推定すると約2.5 ൈ

10଼	 N/mであり，これは前節で適用したタワーリンクのばね定数である2.43 ൈ 10଼	 N/mと

ほぼ等しい．以上のことから，リンク部材など摩擦のメカニズムが複雑な部分の剛性であっ

ても図面に基づいて三次元モデルを構築し，プッシュオーバー解析から荷重変位曲線を求

めることで，非接触時のばね定数を推定することができ，計測データがなくても衝突現象を

再現可能であるといえる． 

 

図 2.22 タワーリンクの詳細モデル 
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図 2.23 タワーリンクの境界条件 

 

図 2.24 プッシュオーバー解析から求められたタワーリンクの荷重‐変位曲線 
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 減衰のモデルの修正による時刻歴応答の再現 

2.6 節では修正モデルにより衝突による振動数の時間変化を再現できることを示した．し

かし，時刻歴応答や周波数領域におけるスペクトルの振幅については適切な減衰モデルを

適用しなければ再現することはできない．図 2.25 に本震を入力したときの主桁中央(S5)お

よび主桁 P2 主塔位置(S3)における橋軸直角方向の加速度応答とフーリエ振幅スペクトル，

図 2.26 に橋軸直角方向の変位応答とフーリエ振幅スペクトルを示す．また，参考値として

 

 
(a) S5 における加速度の時刻歴応答とフーリエ振幅スペクトルの比較 

 

 

(b) S3 における加速度の時刻歴応答とフーリエ振幅スペクトルの比較 

図 2.25 修正モデルの加速度の時刻歴とフーリエ振幅スペクトルの比較 
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既往研究 16)のモデルを用いた応答も併せて示している． 

図より，S5 の時刻歴応答では既往研究では最大値を示す時刻に数十秒のずれが見られる

が，本研究で構築したモデルでは観測と最大値およびその時刻が概ね一致している．また，

周波数領域で見ると既往研究では橋軸直角 1 次モードに対応する 0.32 Hz の応答を過大に評

価しているが，本研究で構築したモデルでは概ね一致している．これは，既往研究の衝突時

の減衰が過小に評価されていたためである．一方，S3 では周波数領域で見ると観測では 1 

Hz以降に大きなピークは見られないが，本研究で構築したモデルでは 1.15 Hzおよび 1.4~1.5 

Hz 付近にピークがみられる．これは，レイリー減衰が一組のパラメータに対して全周波数

 

 

(a) S5 における変位の時刻歴応答とフーリエ振幅スペクトルの比較 

 

 

(b) S3 における変位の時刻歴応答とフーリエ振幅スペクトルの比較 

図 2.26 修正モデルの変位の時刻歴とフーリエ振幅スペクトルの比較 
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領域の減衰を定めてしまうため，有効質量比が高い高次モードが存在した場合，実際の減衰

よりも小さな減衰を仮定し，応答を過大に評価してしまうからである． 

そこで，要素ごとにレイリー減衰のパラメータߙ, を定義する要素別レイリー減衰を適用ߚ

し，高次モードで大きく応答する要素の減衰を増加させ，高次モードの応答を低減すること

で応答の再現性の向上を試みた． 

全モードの中で橋軸直角方向の有効質量比が最も大きい 1.4 Hz に対応するモードを図 

2.27 に示す．図より，橋脚および主塔基部の並進方向および桁の曲げモードである．桁の応

答は低次モードの振幅が概ね再現できているため，ここでは，基部のばね要素のレイリー減

衰係数ߚを個別に増加させ，このモードの応答の低減を試みた．基部のばね要素におけるレ

イリー減衰のパラメータߚは 0.05 とした．地盤の減衰は設計では地盤特性および杭の状態か

ら算出されるが，ここでは，低次モードの応答の再現性を損なわずに高次モードの応答を十

分低減することが目的であるため，高次モードの応答が十分低減できていることを確認し

たうえでこの値を採用した． 

要素別レイリー減衰を適用した場合の解析と観測の S5 および S3 における加速度，変位

の時刻歴波形とフーリエ振幅スペクトルの比較をそれぞれ図 2.28，図 2.29 に示す．図より，

要素別レイリー減衰の適用により高次モードの応答が低減されている．また，解析結果は観

測された応答の時刻歴の外形を概ね再現しており，最大値を示す時刻および最大値も再現

している．フーリエ振幅スペクトルを見ると，また，変位応答では支配的な 1 次モードの振

動数とピーク値がよく一致している． 

また，衝突位置である T5 の加速度応答およびその最大値付近の拡大図を示すと図 2.30

のようになる．衝突に起因するスパイク応答の間隔とそのピーク値が概ね一致しており，衝

突の瞬時的な応答をよく再現している． 

最後に，構築したモデルと減衰を適用してすべての観測地震動に対して動的解析を行い，

解析と観測の橋軸直角方向の加速度 RMSを比較することで構築したモデルの動的応答の再

現性について検討した．図 2.31 は設計モデルと修正モデルの各地震動における主桁中央

(S5)および主桁 P2 主塔位置(S3)における加速度 RMS の比較を示したものである．振幅の小

 

図 2.27 1.4Hz 付近に対応するモード(1.43Hz，有効質量率 0.521) 
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さい地震動の再現性は設計モデルと修正モデルで同程度であるが，衝突が発生した本震と

余震 1 における観測に対する解析の加速度 RMS の平均絶対誤差率は設計モデルでは主桁中

央で 46%，主桁 P2 位置では 54.2%と再現性が大きく低下している．一方，修正モデルの観

測に対する解析の加速度 RMS の平均絶対誤差率は主桁中央で 5.53%，主桁 P2 位置で 13.7%

と予測精度が向上している．以上により，衝突応答を再現することにより，小振幅の地震動

だけでなく大振幅の地震動の応答も再現できたといえる． 

 

 

(a) S5 における加速度の時刻歴応答とフーリエ振幅スペクトルの比較 

 

 
(b) S3 における加速度の時刻歴応答とフーリエ振幅スペクトルの比較 

図 2.28 要素別レイリー減衰を適用した加速度の時刻歴とフーリエ振幅スペクトル 
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(a) S5 における変位の時刻歴応答とフーリエ振幅スペクトルの比較 

 

 

(b) S3 における変位の時刻歴応答とフーリエ振幅スペクトルの比較 

図 2.29 要素別レイリー減衰を適用した変位の時刻歴とフーリエ振幅スペクトル 
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(a) 主桁中央(S5) (b) 主桁 P2 位置(S3) 

図 2.31 設計モデルと修正モデルの各地震動における変位 RMS の比較 
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(a) 加速度の時刻歴 

 

(b) 130～180 秒を拡大 

図 2.30 T5 の加速度応答の比較 
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 将来の地震を想定した地震応答解析による衝突

力の評価 

 

将来の大地震を想定し，レベル 2 地震動を入力し，ウインドタングが損傷しうる地震動の

判定を行った．入力地震動には，道路橋示方書 14)で規定されている III 種地盤用のレベル 2

地震動タイプ 1 の 3 波およびタイプ 2 の 3 波，横浜ベイブリッジの耐震補強設計時に用い

られたプレート境界型地震動 9)の WAVE3，WAVE6，地震調査研究推進本部で公開されて

いる相模トラフ巨大地震 15)の合計 9 波を用いた．道路橋示方書で規定されている入力地震

動は，表 2.4 に示す強震記録をもとに減衰定数 0.05 の加速度応答スペクトルが標準加速度

 
図 2.32 道路橋示方書で規定されている III 種地盤用レベル 2 設計地震動 
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表 2.4 動的解析に用いた道路橋示方書の設計地震動 

 地震名 記録場所 呼び名 

タイプ 1 

平成 15 年十勝沖地震 大樹町生花観測点地盤上 EW 成分 I-III-I 

平成 23 年東北地方 

太平洋沖地震 

山崎震動観測所地盤上 NS 成分 I-III-II 

土浦出張所構内地盤上 EW 成分 I-III-III 

タイプ 2 
平成 7 年兵庫県 

南部地震 

東神戸大橋周辺地盤上 N12W 成分 II-III-I 

ポートアイランド内地盤上 NS 成分 II-III-II 

ポートアイランド内地盤上 EW 成分 I-III-III 
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応答スペクトルに合うように振幅調整されている．また，横浜ベイブリッジの耐震補強設計

時に用いられたプレート境界型地震動は，1923 年に発生した関東地震における震源モデル

を基に，その破壊の伝搬経路を架橋地点に向かうように設定し，地震動の周期成分は横浜ベ

イブリッジの主要な固有モードの固有周期と同じ周期のものが多く含まれるように，アス

ペリティサイズとその位置を変化させている．地震調査研究推進本部の相模トラフ巨大地

震動は，横浜ベイブリッジの架橋地点に最も近い位置の地震波を用いている．解析に用いた

道路橋示方書の設計地震動，耐震補強設計時の入力地震動の時刻歴波形をそれぞれ図 2.32，

図 2.33 に，東北地方太平洋沖地震の本震，耐震補強設計時に用いられた地震動，道路橋示

方書のレベル 2 地震動(タイプ 1 およびタイプ 2)，レベル 2 設計地震動の標準スペクトル，

地震調査研究推進本部で公開されている相模トラフ地震の加速度応答スペクトルの比較を

図 2.34 に示す．なお，道路橋示方書で規定されているタイプ 1 の設計地震動は長周期成分

を過大評価しており，地震調査研究推進本部で公開されている長周期地震動の相模トラフ

地震や耐震補強設計時に用いられた地震動よりも安全側の評価になると予想される． 

道路橋示方書で規定されている地震動は架橋地点の地域別補正係数を考慮し，図 2.32 に

示す加速度波形を増幅させたものを入力している．地震動の増幅率はタイプ 1，タイプ 2 で

 

図 2.33 耐震補強設計時に用いられた入力地震動 

 

図 2.34 入力地震動の加速度応答スペクトル 
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それぞれ 1.2，1.0 としている．入力方向はウインド沓-ウインドタング間の衝突に最も厳し

い橋軸直角方向としている． 

また，Appendix F に示すように，端橋脚側と主塔側のウインドタングでは主塔側のウイン

ドタングで損傷が先行することが確認されたため，ここでは，主塔側のウインドタングにつ

いて検討した． 

 各地震動において推定された最大衝突力とウインドタングの耐力の比較を表 2.5 に示す．

表より，道路橋示方書で規定されている地震動のタイプ 1 およびタイプ 2 における最大衝

突力の平均値がウインドタングの最大耐力を上回っており，ウインドタングが損傷する可

能性があるといえる．タイプ 2 よりタイプ 1 において大きな衝突力が発生したのは，橋軸

直角 1 次モードの固有周期である 3 秒付近の応答加速度がタイプ 2 に比べてタイプ 1 の方

が大きいためであったからだと考えられる．一方，耐震補強設計で用いられたプレート境界

型地震動における最大衝突力の平均値は耐力を下回った．そのため，東北地方太平洋沖地震

をうけて改訂された現在の道路橋示方書で規定されている地震動を用いた方が安全側の評

価を与えるといえる． 

 次に，本研究で衝突現象を考慮する際に修正したモデルと設計モデルにおけるウインド

タングに作用する復元力を比較することで，衝突がウインドタングに与える影響を検討し

表 2.5 各地震動における衝突力と耐力の比較 

タイプ 地震動の種類 最大衝突力[MN] 最大衝突力(平均) [MN] 

タイプ 1 

I-III-I 131.4 

134.2 I-III-II 139.8 

I-III-III 131.4 

WAVE3 57.3 
71.2 

WAVE6 85.1 

タイプ 2 

II-III-I 122.8 

110.2 II-III-II 101.5 

II-III-III 106.4 

最大耐力 79.9 

 
図 2.35 設計モデルと修正モデルにおけるウインドタングの作用力の比較 
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た．一例として，図 2.35 に入力地震動 I-III-I を作用させたときの設計モデルと修正モデル

におけるウインドタングの作用力の比較を示し，図 2.36 に各地震動の設計モデルと修正モ

デルにおけるウインドタングの最大作用力の比較を示す．図 2.36 より，設計モデルではウ

インドタングの作用力は耐力を超えない一方で，修正モデルでは，道路橋示方書で規定され

ている地震動のいずれのケースにおいても衝突によりウインドタングの最大作用力が増加

し．耐力である 79.9MN を上回る結果となった．また，耐震補強設計時に用いられた地震動

では設計モデルでは耐力を上回らず，修正モデルでは WAVE6 で耐力を上回るものの大き

く上回ることはなかった．また，地震調査研究推進本部の相模トラフ地震においても衝突力

が耐力を上回ることはなかった． 

以上より，道路橋示方書で規定されているレベル 2 地震動が発生した場合に衝突により

ウインドタングが損傷する可能性がある． 

 

 遊間量が衝突応答に与える影響 

 設計モデルでは遊間を考慮せずウインドタングとウインド沓が一体となって挙動すると

仮定していた．ここでは，修正モデルの遊間量を変化させることで，遊間が衝突力に与える

影響について検討を行った．入力地震動には，初期の遊間で衝突の影響が小さい余震 3，衝

突が継続的に発生した東北地方太平洋沖地震の本震，衝突によりウインドタングが非線形

(a) タイプ 1 地震動 (b) タイプ 2 地震動 

 

(c) 耐震補強時の設計地震動および相模トラフ地震 

図 2.36 設計モデルと修正モデルの最大衝突力の比較 
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化する道路橋示方書で規定されているレベル 2 地震動 I-III-II を用いた． 

 図 2.37 に各地震動におけるウインドタングに発生した最大衝突力の比較を示す．図より，

小振幅地震では遊間が小さいほど最大衝突力が大きいが耐力に比べて小さいため，小振幅

地震動では遊間量によるウインドタングへの影響は小さいといえる．また，衝突が継続的に

発生した東北地方太平洋沖地震および道路橋示方書のレベル 2 地震動では，遊間の差によ

る衝突力への影響は小さかった．これは，地震動の振幅レベルが遊間よりもはるかに大きい

からであると考えられる． 

 以上の結果から，小振幅時にはウインドタングに衝突が発生したとしても耐力に比べて

小さく，大振幅ではウインドタングに作用する衝突力に大きな差がないことから，いずれの

地震動の規模によらず遊間量がウインドタングに与える影響は小さいといえる． 

 

 

図 2.37 各地震動における遊間ごとの衝突力の比較 
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 マルチスケールモデルの構築と

観察された局部損傷メカニズムの解明 
 

 

 はじめに 

 第 2 章では東北地方太平洋沖地震で観測された実応答を再現できる骨組みモデルを構築

し，レベル 2 地震動を用いた動的解析によりウインドタングに発生する衝突力について検

討した．しかし，骨組みモデルでは耐力との比較による損傷の判定はできても，その損傷状

態や部材の損傷部位については明らかにすることはできず，シェル要素やソリッド要素な

どが必要となる．そこで，本章では，衝突が発生する部位とその周辺の部材であるウインド

タング，ウインド沓，主塔，横桁の詳細モデルをシェル・ソリッド要素により構築し，骨組

みモデルと詳細モデルを組み合わせることでマルチスケールモデルを構築する．その後，固

有値解析および動的解析を行い，観測データとの比較により，モデルの妥当性の検証を行う． 

 

 マルチスケールモデル 

 長大橋は巨大な土木構造物でありさまざまな部材によって構成されている．このような

複雑な構造物であっても，梁要素等により5~10	 mのオーダーで分割すれば全体応答を，シ

ェル要素などにより5~10	 cmのオーダーで分割すれば応力を，1~5	 mmのオーダーで分割

すればホットスポット応力や有効応力を精度よく再現することができる 1)．地震時に発生す

る損傷は局所的であり，その性状を把握するためには，梁要素を用いたモデルでは不十分で

あるが，詳細部の応力状態や変形状態を評価するために橋梁全体をシェル要素やソリッド

要素などを用いて部材レベルや材料レベルのオーダーで分割しすることは計算コストの点

で実用的ではない．全体応答を再現したうえで，損傷が発生すると予想される場所の詳細な

応答が把握できれば実用上は十分であるといえる． 

 これまでは，このような問題の解決策として最初に簡易な全体モデルで全体応答を求め，

全体モデルから得られた断面力や変位等を境界条件として詳細モデルに与えて解く 2 段階

の解析が行われてきた 2)．しかし，この手法では全体応答から局所応答を求めるという一方

向の解析であるため，衝突現象に見られるような境界非線形性による局所的な応答が固有

振動数の変化など全体応答に与える影響を考慮できない．全体応答を再現しつつ，衝突によ

る局所的な応力状態や変形状態，さらには部材の損傷進展後における応答を評価するため

には，スケールの異なるモデルの応答を別々に求めるのではなく，複数のスケールの要素を

混在させたマルチスケールモデルを構築する手法が有効である 3), 4), 5)． 
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 スケールの異なるモデルを 1 つのモデルに統合する手法として，Multi Point Constraint 

(MPC)という手法を用いる．この手法は参照する一つの節点(マスタ)とそれに対応する複数

の節点(スレーブ)の変位が等しいという関係から，1 つの節点とそれに対応する複数の節点

を拘束する手法である．この手法により，梁要素の 1 つの節点とシェル要素の断面に対応す

る複数の節点を拘束することで梁要素とシェル要素が混在したモデルを構築することがで

きる． 

 ISAS ではシェル要素やソリッド要素および複雑な衝突応答については対応していないた

め，この章では汎用有限要素解析プログラムである ABAQUS を用いてモデル化および解析

を行っている． 

 

 単純モデルを用いたマルチスケールモデルの構

築手法の妥当性の検証 

 実橋梁にマルチスケールモデルを適用する前に，単純なモデルを用いてマルチスケール

モデルの構築手法について検証した．検証には図 3.1 に示す片持ち梁を用いた．梁は長さ 2 

m で断面形状は箱型断面としている．骨組みモデル，シェルモデル，マルチスケールモデル

を構築し，固有値解析および，プッシュオーバー解析により応答を比較することでマルチス

ケールモデルの構築手法の妥当性を検証した．図 3.2 に検証に用いた解析モデルを示す．骨

組みモデル，シェルモデルは梁全体をそれぞれ梁要素，シェル要素でモデル化している．マ

ルチスケールモデルは，応力が集中する固定端から梁の中央までをシェルモデル，梁の中央

から自由端までを梁要素によりモデル化している．シェル要素と梁要素の境界部は，Multi 

Point Constraint (MPC)により梁要素の節点をマスタ，シェル要素の断面内の全節点スレーブ

として結合している．MPC の結合手法には，剛体梁により拘束するはり，全自由度の変位

が同一になるように拘束する結合，並進変位のみ拘束するピン，2 節点の相対距離が等しく

なるように拘束するリンクなどがあるが，ここでは，境界部の断面形状は変化しないと仮定

し，梁要素の節点と断面内のシェル要素の節点を剛体梁で拘束する MPC 梁 10)を用いた． 

 骨組みモデル，シェルモデル，マルチスケールモデルの自由度はそれぞれ 486，24120，

12366 である． 

 構築したモデルに対して固有値解析を行い，求められた振動数と理論値との比較を行っ

た．理論値は，以下の式 9)により求めた． 

௡݂ ൌ
1

ଶܮߨ2
ඨ
ܫܧ
ܣߩ

ሺߣ௡ܮሻଶ (3.1) 

ここで，ܮは梁の長さ，ߣ௦ܮは片持ち梁の境界条件を適用して得られる振動数方程式 

cos ܮߣ ⋅ cosh ܮߣ ൌ 1 (3.2) 



3.3 単純モデルを用いたマルチスケールモデルの構築手法の妥当性の検証 

57 

 

を満足する固有値であり，表 3.1 のように与えられる． 

固有値解析から得られた各モデルの振動数と理論値との比較を表 3.2 に示す．表より，

いずれのモデルにおいても固有振動数の誤差が理論値の 1%以下であり，モデル化の違いに

よる振動特性に差がないといえる． 

次に，片持ち梁の自由端に 100N の荷重を作用させて静的解析を行い，固定端における応

力を比較した．シェルモデルとマルチスケールモデルの変形図を図 3.3 に，最大応力の比較

を表 3.3 に示す．自由度が約半分のマルチスケールモデルでもシェルモデルと同程度の応

力状態および変形状態が得られており，本研究で用いるマルチスケールモデルの構築手法

は妥当であるといえる． 

 

表 3.1 片持ち梁の曲げ振動の固有値 

݊ 1 2 3 4 5 

λ୬14.1372 10.9955 7.8548 4.6941 1.8751 ܮ 

 
表 3.2 各モデル固有振動数の比較 

モデル 振動数[Hz](A) 理論値[Hz](B) 振動数比(A/B) 

骨組みモデル 14.435 

14.532 

0.993 

シェルモデル 14.391 0.991 

マルチスケール 14.397 0.991 

 

 

 
図 3.1 検証に用いた片持ち梁 
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(a) 骨組みモデル (b) シェルモデル 

(c) マルチスケールモデル 

 

(d) 境界部拡大 

図 3.2 解析モデル 

 

(a) シェルモデル (b) マルチスケールモデル 

図 3.3 静的解析における応力状態の比較 

表 3.3 最大応力の比較 

 シェル(A) マルチスケール(B) 変化率(A/B) 

応力(MPa) 11.17 11.20 0.997 
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 マルチスケールモデルの実橋梁への適用 

上述したマルチスケールモデルの構築手法を横浜ベイブリッジに適用し，マルチスケー

ルモデルを構築した．本研究では，衝突が発生するウインド沓，ウインドタングおよび主塔，

横桁をソリッド要素，シェル要素で詳細にモデル化し，骨組みモデルと組み合わせることで

マルチスケールモデルを構築した．各詳細モデルについて以下に示す． 

 

3.4.1. 主塔の詳細モデル 

主塔の詳細モデルは山本らによる鋼製主塔の耐震性能評価 6)に用いられた図 3.4 に示す

主塔の詳細モデルをもとに構築した．主塔全体の解析モデルは 19 万節点，19 万要素となっ

ている．水平材と柱の隅角部は，複数の部材が複雑に交差しているため剛域としてモデル化

されることが多いが，一般部と接合部の剛性のバランスによって生じる柱や水平材の損傷

を精度良く求めるために，図面に基づいて細部まで再現している．鋼材の応力―ひずみ関係

はバイリニア型とし，降伏後の剛性は初期剛性の 1%とした． 

本研究では，ウインドタングとウインド沓の衝突に着目しており，衝突部から離れている

部材を梁要素に置き換えても衝突応答への影響は小さいと考えられる．また，大規模モデル

の動的解析であるため，計算コストをできる限り削減することが好ましい．そのため，ウイ

ンドタング，下部水平梁，およびタワーリンクブラケットのみを詳細にモデル化した．切断

面は骨組みモデルの節点位置と対応する位置とした．図 3.5 にマルチスケールモデルに用

いた主塔詳細モデルを示す． 

 

図 3.4 主塔全体モデル 
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3.4.2. 横桁とウインド沓の詳細モデル 

 図面に基づいて主塔 P2 および主塔 P3 位置における横桁およびウインド沓の詳細モデル

を構築した．横桁とウインド沓の詳細モデルをそれぞれ図 3.6，図 3.7 に示す．横桁は 4 辺

形シェル要素，ウインド沓は 4 面体ソリッド要素によりモデル化している． 

一般に 4 面体要素は一様な圧力が加わった場合に中間節点とコーナー節点で得られる接

触力が大きく異なり，収束が困難となる．また，塑性変形が大きくなるなど非圧縮性に近づ

いた場合，体積ロッキング現象を示す．この問題を解決するために，接触時の一様な面圧に

対して一様な接触圧を生成し，せん断ロッキングと体積ロッキングを最小限に抑えること

ができる有限変形問題に対して有用な要素である修正 4 面体要素 C3D10M11)を用いた． 

横桁とウインド沓は境界部における節点の変位が等しくなるように拘束条件を適用する

ことで結合している．横桁とウインド沓を結合したモデルを図 3.8 に示す．鋼材の応力―ひ

ずみ関係は降伏後の剛性が初期剛性の 1%となるバイリニア型とした． 

 

(a) 主塔モデル全体 (b) 主塔モデル内部 

図 3.5 主塔詳細モデル 

 

図 3.6 横桁の詳細モデル 
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3.4.3. 詳細モデルと骨組みモデルの結合 

骨組みモデルと詳細モデルの境界部に MPC を適用して結合した．結合位置は主塔の柱 4

か所，リンクブラケット 2 か所，横桁端部 2 か所，横桁と吊り材の接合部 1 か所，横桁と下

横構の接合部 4 か所，横桁と下路床組の接合部 1 か所の合計 14 か所でありモデル全体では

P2 および P3 位置あわせて 28 か所である． 

主塔の柱は境界部における骨組みモデルの節点をマスタ，同じ高さにある詳細モデルの

全節点をスレーブとして MPC 梁により結合した．タワーリンクブラケットと骨組みモデル

の接合は，骨組みモデルのタワーリンクに対応する節点をマスタ，タワーリンクブラケット

の節点をスレーブとして結合した．横桁端部は，骨組みモデルの節点位置を横桁の詳細モデ

ルの端部の座標に重なるように調整したうえで，骨組みモデルの節点をマスタ，対応する位

置における断面の詳細モデルの全節点をスレーブとして結合した．横桁と吊り材および下

横構との接続部についても骨組みモデルの節点を詳細モデルの接合面に重なるように調整

し，骨組みモデルの節点をマスタ，詳細モデルの節点をスレーブとして結合した．詳細モデ

ル側の結合範囲は，図面に基づいて決定した．下路床組は横桁詳細モデル上面の床組が設置

されている範囲における節点をスレーブ，骨組みモデルの床組に対応する節点をマスタと

して結合した．各部位における MPC の適応例を図 3.9 に示し，構築したマルチスケールモ

デルの全体図を図 3.10 に示す．  

 
図 3.7 ウインド沓の詳細モデル 

 
図 3.8 横桁-ウインド沓一体モデル 
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(a) 主塔柱部分の結合 

 
(b) リンクブラケット部分の結合 

(c) 横桁端部の結合 (d) 吊り材・下横構と横桁の結合 

 
(e) 横桁と下路床組の結合 

図 3.9 MPC 拘束の適用例 
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 マルチスケールモデルの妥当性の検証 

 構築したマルチスケールモデルに対して固有値解析を行い，観測から得られた固有振動

数を比較することでモデルの妥当性の検証を行った．図 3.11 に主なモード形状と観測によ

り同定された固有振動数の平均値を示す．また，図 3.12 に余震 2～9 により同定された全固

有振動数と固有値解析から得られた固有振動数の比較を示す． 

 図より，構築したモデルの水平モードの固有振動数は観測で同定された固有振動数のば

らつきの範囲内である．また，鉛直モードについては観測に対して解析の固有振動数が低く，

骨組みモデルと同様の傾向がみられた．そのため，全体的な振動特性は骨組みモデルと同程

度の精度のモデルであるといえる． 

 次に，マルチスケールモデルの動的応答の妥当性を検証するために動的解析を行い，観測

データとの比較を行った．骨組みモデルの解析結果から，タワーリンクの最大応答が 148.8

秒で得られていたため，入力地震動には衝突応答を含み，かつ最大応答が得られる本震の最

初の 150 秒間のデータを用いた．入力加速度は，2 章の骨組みモデルによる動的解析と同様

に P1 橋脚基部(K2)および P2 主塔基部(K4 )と P3 主塔基部(K6 )の入力加速度には観測で得

られた 3 方向の加速度を使用した．P4 橋脚基部(K8 )の加速度は観測記録が得られなかった

ため，水平方向の加速度は最も近い位置にある P3 主塔基部(K6 )の水平加速度，基礎構造の

影響が大きい鉛直方向の加速度は同じ構造である P1 橋脚基部(K2)の鉛直加速度を用いた． 

 数値積分には，ニューマークߚ法を拡張した Hilber-Hughes-Taylor12)法を用いた．また，数

値積分の各ステップにおいて収束計算を行い，収束しない場合には積分時間間隔を短くし

図 3.10 構築したマルチスケールモデル 
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て計算し，収束が速かった場合には積分時間間隔を増加させている．積分時間間隔の上限は

入力地震動のサンプリング周期と同様の 0.01 秒としている．また，接触状態の変化時には

有効な接触界面における速度と加速度を適合させるために非常に小さな時間増分で計算を

行い，積分時間間隔の下限は1.0 ൈ 10ି଻秒としている．解析には 48 コアの CPU が搭載され

(a) 遊動円木 

解析：0.147Hz 観測：0.142Hz 

(b) 桁水平たわみ対称 1 次 

解析：0.265 観測：0.275Hz 

(c) 鉛直対称 1 次 

解析：0.310Hz 観測：0.346Hz 

 

(d) 鉛直逆対称 1 次 

解析：0.431Hz 観測：0.487Hz 

図 3.11 固有値解析から得られたマルチスケールモデルのモード形状 

 

 
(a) 遊動円木 

 
(b) 桁水平たわみ対称 1 次 

 
(c) 鉛直たわみ対称 1 次 

 
(d) 鉛直たわみ逆対称 1 次 

図 3.12 固有値解析結果と観測された固有振動数のばらつきの比較 
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たワークステーション PC を用いており，150 秒間の時刻歴応答の計算に約 10 日を要した． 

 動的解析から得られた加速度応答に移動式の時間窓を用いた SRIM を適用した．SRIM で

同定された観測との固有振動数の時間変化の比較を図 3.13 に示す．2 章で示した骨組みモ

デルと同様に衝突による固有振動数の増加を再現していることが分かる．また，主桁中央

(S5)における橋軸直角方向の加速度応答の比較を図 3.14 に示す．マルチスケールモデルの

解析結果は骨組みモデルと同程度の精度で観測の時刻歴の外形を概ね再現している．また，

周波数領域で比較すると，最も支配的な応答である 1 次モードの振幅が観測，マルチスケー

ルモデル，骨組みモデルで概ね一致していることが分かる．また，衝突部分であるウインド

タング部分(T5)の加速度応答の比較を図 3.15 に示す．積分時間間隔は骨組みモデルでは

0.01 秒で固定している一方，マルチスケールモデルでは可変で上限が 0.01 秒，衝突時など

では最小で1.0 ൈ 10ି଻秒である．サンプリング時間間隔は観測，骨組みモデル，マルチスケ

 
図 3.13 観測とマルチスケールモデルの固有振動数の時間変化の比較 

 
(a) 加速度応答の時刻歴 

 

(b) フーリエ振幅スペクトル 

図 3.14 本震における観測と解析の主桁中央(S5)の橋軸直角方向加速度の比較 
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ールモデルのいずれにおいても 0.01 秒としている．図よりマルチスケールモデルでは加速

度応答をやや過大評価しているものの，衝突部分においても衝突時間の間隔や 1 次モード

の応答については骨組みモデルと同程度の精度で加速度応答を再現している．このことか

ら，構築したマルチスケールモデルは骨組みモデルと同程度の精度で全体応答を再現して

いるといえる． 

 

 

(a) 加速度の時刻歴 

 

(b) 110～130 秒拡大 

 
(c) フーリエ振幅スペクトル 

図 3.15 本震における観測と解析のウインドタング部分(T5)の橋軸直角方向加速度の比較
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 東北地方太平洋沖地震におけるタワーリンク防

水カバー部分のボルト破断メカニズムの解明 

3.6.1. 幾何学的関係によるボルトの破断可能性の検討 

 タワーリンクは，図 3.16 に示すようにリンク本体，球面外受，球面軸受，ピンで構成さ

れ，上側はタワーリンクブラケットにより主塔と，下側はリンクプレートにより主桁と接続

されている．桁が橋軸方向に変位する場合にはピンと球面軸受の境界が摩擦面となって回

転することで，橋軸直角方向に変位する場合には球面軸受と球面外受の境界が摩擦面とな

って回転することでそれぞれの方向の免震機能を発揮している 8)．橋軸方向に変位する場合

にはリンクの回転機構内で干渉する部分はないが，橋軸直角方向に回転する場合にはタワ

ーリンクの軸受部が図 3.17 のように変形し，回転角が 3.1°の時に球面外受と球面軸受が干

渉し，それ以上の変形に追従できなくなる 7)． 

東北地方太平洋沖地震後に行った現地調査において，図 3.18 に示すようにリンクプレー

ト側の L 型鋼の塗装の剥離が生じるとともに，タワーリンク側の L 型鋼を接合しているボ

ルトが一部破断した．そこでまず，東北地方太平洋沖地震で発生したタワーリンクのボルト

の破断がタワーリンクの回転可能量を超えたことで発生したかどうか検討するために，本

震を用いた動的解析によって得られたタワーリンクの橋軸直角方向の相対変位からタワー

リンクの回転角を算出し，回転可能限界と比較した．本震の動的解析から得られたタワーリ

ンクの上端と下端の相対変位の時刻歴を図 3.19 に示す．図より，各主塔の港内側と港外側

でほぼ同位相で変位しており，4 つのタワーリンクにおける最大応答に大きな差はない．こ

の最大変位をもとに，幾何学的な関係から以下の式によりタワーリンクの回転角を求めた． 

 

 
図 3.16 タワーリンクの構造 

主塔に接続

桁に接続

ピン

ピン

リンク
本体

リンク本体
球面外受

球面軸受
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θ ൌ sinିଵ ቀ
ݑ
ܮ
ቁ (3.3) 

ここで， 

 タワーリンクの上端に対する下端の相対変位：ݑ

 タワーリンクの長さ(2 m)：ܮ

である．表 3.4 に各タワーリンクの橋軸直角方向の最大変位と回転角を示す．タワーリンク

の回転角はいずれも回転可能限界である 3.1°の半分程度であり，回転可能限界に達する前に

タワーリンクのボルトが破断したといえる．そのため，タワーリンクの回転角の観点のみの

単純な検討だけではボルトの破断メカニズムについては明らかにできず，タワーリンクの

各部材の応答も含めて明らかにするために，より詳細なモデルが必要であるといえる． 

 
図 3.17 タワーリンクの回転の模式図と回転可能限界 

 

図 3.18 現地調査で観察されたタワーリンクボルトの接触痕 

球面外受

球面軸受

回転可能限界
3.1°

初期位置回転時
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3.6.1. タワーリンクの詳細モデル 

 タワーリンクの回転角と回転可能限界の比較のみからではボルトの破断メカニズムにつ

いて検討することは困難であったため，別途タワーリンクの詳細モデルを構築し，プッシュ

オーバー解析によりタワーリンクのボルト破断メカニズムについて検討した．タワーリン

クを構成する部材であるリンク本体，球面外受け，球面軸受，ピンと主塔とタワーリンクブ

ラケットおよびリンクプレートの詳細モデルをソリッド要素によって構築した．各部材の

接合部におけるメッシュサイズをそろえるために円周に沿う要素数を 50 とした．タワーリ

 

(a) P2 主塔部タワーリンク 

 

(b) P3 主塔部タワーリンク 

図 3.19 タワーリンクの相対変位の時刻歴 
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表 3.4 各タワーリンクの橋軸直角方向の最大変位と回転角 

位置 最大変位[m] 回転角[°] 

P2 港内側 0.0563 1.613 

P2 港外側 0.0563 1.613 

P3 港内側 0.0503 1.441 

P3 港外側 0.0504 1.444 
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ンクを構成する部材の詳細モデルを図 3.20 に，タワーリンク全体の詳細モデルを図 3.21 に

示す．また，観察されたボルトの破断状態から軸力による影響は小さいと考え，ボルトの軸

力は考慮していない．ボルトとほかの部材との接触状態を明らかにするためにボルトで接

合されている L 型鋼と一体化させてソリッド要素によりモデル化している．L 型鋼は 1 つ

をリンクプレートと，もう 1 つをリンク本体と結合拘束により一体化した．また，L 型鋼は

1 辺に沿う要素数を 180 として分割している．L 型鋼およびボルトのモデル化の状態を図 

3.22 に示す．各部材の材料特性は表 3.5 に示すヤング率，降伏応力，ポアソン比を用いた． 

 タワーリンクのボルトは現地調査時に観察された傷から橋軸直角方向の変位が支配的に

作用して損傷に至ったと考えられたため，ここでは橋軸直角方向にのみ着目して境界条件

を設定した．具体的には，タワーリンクブラケットと主塔の接合部に対応する部分を完全固

定とし，橋軸方向の回転を無視するために，ピンと球面軸受の境界面は一体となって動くよ

(a) リンク本体 (b) 球面外受け 

(c) 球面軸受 (d) ピン 

(e) リンクプレート (f) リンクブラケット 

図 3.20 タワーリンクを構成する部材の詳細モデル 
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うに拘束した．また，タワーリンクブラケットおよびプレートとピンの境界も同様に結合し

た．一方で，橋軸直角方向の回転を再現するために球面軸受と球面外受の境界面に接触面を 

定義し，2 つの接触面で相対変位が発生するようにした． 

 

3.6.2. タワーリンクの詳細モデルを用いたプッシュオーバー解析 

 構築したタワーリンクの詳細モデルに対して本震を用いた動的解析によって得られたタ

ワーリンクの最大変位を一様な強制変位として入力することでプッシュオーバー解析を行

 
図 3.21 構築したタワーリンクの詳細モデル 

 

図 3.22 タワーリンクのボルトのモデル化 

表 3.5 タワーリンクの材料特性 

材料 規格 
ヤング率 

[GPa] 

降伏応力 

[MPa] 
ポアソン比 

鋼板 SM570 205.9 451 0.3 

ステンレス鋼 
SUS431 200.0 590 0.3 

SUS304 200.0 590 0.3 

鍛鋼 
SFVQ2B 

Mod. 
205.9 451 0.3 

高力黄銅鋳物 HBSC4+SL 2.068 480 0.3 
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った．境界条件および荷重条件を図 3.23 に示す． 

 プッシュオーバー解析から得られたボルト付近におけるタワーリンクの変形状態および

応力状態を図 3.24 に示す．強制変位によるタワーリンクプレートの並進変位と球面軸受の

回転により，タワーリンクプレート側の L 型鋼がリンク本体側のボルトに接触しているこ

とが分かる．図 3.18 の現地調査から観察されたリンク部分の接触痕と比較すると，塗装の

剥離の位置およびボルトの破断位置も本解析で得られた変形状態と概ね一致している．ま

た，L 型鋼と接触したボルトの位置を示すと図 3.25 のようになり，上部のボルトにおいて

接触する結果となった．また，接触の方向はボルトの軸に対して直角方向であることから，

接触時にボルトにせん断力が作用したと考えられる．そこで，ボルトのせん断方向の接触力

と最大せん断耐力を比較することでボルトの破断可能性について検討を行った．ここで，ボ

 
図 3.23 境界条件および荷重条件 

 

図 3.24 ボルトと L 字プレートの接触時の応力状態 
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ルトの最大せん断力はタワーリンクのボルトに用いられている SUS304 の M10 ボルトの最

大せん断荷重を用いた．ボルトのせん断強度は，引張強度をߪሺN/mmଶሻとして以下の式 13)で

表される． 

௦ߪ ൌ
ߪ

√3
 (3.4) 

よって，ボルトのせん断耐力ܨは以下の式で表される． 

F ൌ σୱܣ௦ (3.5) 

ここで，ܣ௦はボルトの有効断面積であり，M10 ボルトの有効断面積は58	 mmଶである 14)． 

ボルトに発生したせん断方向の接触力とボルトの最大せん断力の比較を表 3.6 に示す．

表より，いずれのボルトにおいても接触応力が最大せん断応力を上回っており，ボルトがせ

ん断により破断する可能性があるといえる．このことから，タワーリンクプレート側の L 型

鋼とリンク本体側のボルトの接触が東北地方太平洋沖地震で見られたボルト破断を引き起

こしたと考えられる．したがって，東北地方太平洋沖地震のようなリンクの回転が変形可能

量以下である小さな地震動であってもタワーリンクのボルトに損傷が発生する可能性があ

るといえる． 

 

 

 

 

 

 
図 3.25 L 型鋼と接触が発生したタワーリンク側のボルトの位置と 

現地調査の破断位置の比較 

表 3.6 各ボルトに発生した接触応力と最大せん断応力の比較 

位置 接触力[kN] ボルトの最大せん断力[kN] 

A 49.1 
17.4 

B 43.7 
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 マルチスケールモデルを用いた

大地震における損傷過程の推定 
 

 

 はじめに 

 第 3 章では東北地方太平洋沖地震で観測された全体応答および局所的な損傷を再現でき

るマルチスケールモデルを構築した．本章では，このモデルを用いて将来の大地震における

衝突を考慮した横浜ベイブリッジのウインドタング損傷後の損傷過程を推定する．第 2 章

でウインドタングが損傷すると判定された道路橋示方書で規定されているレベル 2 地震動

を構築したマルチスケールモデルに入力し，動的解析によりウインドタングに生じる衝突

力や局所的な応力状態，変形状態を評価し，ウインドタングとウインド沓間の衝突がどのよ

うな損傷を引き起こす恐れがあるのかについて検討を行う．さらに，損傷基準に基づいて損

傷の進展を考慮し，ウインドタングが損傷した後におけるウインドタングの変形状態やそ

れに伴うタワーリンクと主塔との衝突力およびタワーリンクの脱落可能性について検討す

る． 

 

 将来の大地震におけるウインドタングの衝突力

と損傷評価 

 将来の大地震を想定し，レベル 2 地震動をマルチスケールモデルに入力して動的解析を

行った．入力地震動には，第 2 章の骨組みモデルを用いた検討において各タイプの地震動に

おける衝突力がウインドタングの耐力を大きく上回っていた道路橋示方書 1)で規定されて

いる 3 種地盤用のレベル 2 地震動 6 波を用いた．本震の 3 成分の地震動を用いた動的解析

表 4.1 各入力ケースにおける解析の所要時間 

入力地震動 継続時間 所要時間 

I-III-I 120 秒 5 日 

I-III-II 240 秒 12 日 

I-III-III 240 秒 15 日 

II-III-I 50 秒 3 日 

II-III-II 50 秒 2 日 

II-III-III 50 秒 2 日 
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結果から，ウインドタングとウインド沓の接触状態を分析した結果，図 4.1 に示すように

ウインドタングとウインド沓が全面で衝突していたため，3 方向入力による接触状態への影

響は小さいと考え，入力方向を衝突に最も厳しい橋軸直角方向とした．また，地域別補正係

数を考慮して地震動の増幅倍率をタイプ 1，タイプ 2 でそれぞれ 1.2 倍，1.0 倍とした．解析

にはワークステーション PC を用い，48 コアの CPU を使用することで解析時間を大幅に短

縮させた．各入力ケースにおける解析の所要時間は表 4.1 に示すとおりである． 

各地震動においてマルチスケールモデルで推定された最大衝突力および地震動のタイプ

ごとの最大衝突力の平均値をまとめたものを表 4.2 に示す．また，骨組みモデルとマルチス

ケールモデルで推定された最大衝突力とウインドタングの耐力の比較を図 4.2 に示す．マ

ルチスケールモデルにおいても骨組みモデルと同様にウインドタングの耐力を上回る衝突

力が発生していることが分かり，ウインドタングが損傷する可能性があるといえる．また，

骨組みモデルで推定された衝突力とマルチスケールモデルで推定された衝突力の変化率を

表 4.3 に示す．骨組みモデルとマルチスケールモデルにおいて最大衝突力の差は 4%~10%

程度であり，構築した骨組みモデルはマルチスケールモデルと同程度の精度で衝突力を推

定できており，ウインドタングの損傷判定をするには十分な精度を有していることが分か

る． 

 また，骨組みモデルとマルチスケールモデルで推定された衝突力の時刻歴を比較した．図 

表 4.2 各地震動におけるマルチスケールモデルの衝突力と耐力の比較 

タイプ 地震動の種類 最大衝突力[MN] 最大衝突力(平均)[MN]

タイプ 1 

I-III-I 139.2 

144.1 I-III-II 153.6 

I-III-III 139.5 

タイプ 2 

II-III-I 116.0 

108.6 II-III-II 97.4 

II-III-III 111.9 

最大耐力 79.9 

(a) xy 平面 (b) yz 平面 

図 4.1 三方向入力時における衝突時のウインドタング‐ウインド沓の接触状態(t=147.8s)
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4.3 および図 4.4 にマルチスケールモデルと骨組みモデルで推定された衝突力の時刻歴の比

較を示す．タイプ 1 とタイプ 2 のどちらの地震動における衝突力も耐力を超える前までは 2

つのモデルで概ね一致しているが，耐力を超えた後はマルチスケールモデルにおいて応答

が長周期化している．また，タイプ 1 地震動では後半は骨組みモデルでは衝突力が発生して

いるのに対し，マルチスケールモデルでは衝突力がほとんど発生しなくなっている．一方，

タイプ 2 地震動では骨組みモデルとマルチスケールモデルどちらも衝突力が発生している． 

 この現象について検討するため，マルチスケールモデルにおけるウインドタングの変形

状態を時刻歴で分析した．一例として設計地震動 I-III-I を入力した際の各時刻におけるウイ

ンドタングの変形状態とウインド沓‐ウインドタング間の拡大図を図 4.5 に示す．図より，

衝突力が小さい領域では遊間が初期状態の 5 mm から変化は見られない．一方，衝突力が増

加するとウインドタング基部および横桁が塑性化し，両者の変形によって遊間が増加して

いる．ウインドタングで最も塑性化が進んだ要素の塑性ひずみの時刻歴と衝突力の時刻歴

の比較を示すと，図 4.6 のようになった．図の赤線は衝突力のピーク値の時刻に対応してお

り，塑性ひずみが増加したときに衝突力が発生していることが分かる．マルチスケールモデ

 

図 4.2 各入力地震動における最大衝突力の比較 
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表 4.3 各地震動におけるマルチスケールモデルと骨組みモデルの最大衝突力の比較 

地震動 
マルチスケール

モデル[MN](A)

骨組みモデル

[MN](B) 

変化率 

((A-B)/B) 

I-III-I 139.2 131.4 5.91% 

I-III-II 153.6 139.8 9.81% 

II-III-I 116.0 122.8 -5.59% 

II-III-II 97.9 101.5 -3.58% 

II-III-III 111.9 106.4 5.15% 
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ルでは衝突時の塑性化の進展により遊間が増加し，波形後半では衝突が発生しにくくなっ

たと考えられる．骨組みモデルでは衝突によるウインドタングの塑性化は考慮しているが，

横桁とウインドタングの両方の塑性化による遊間の変化については一意には定まらないた

め再現できない．そのため，このような遊間の変化を考慮した応答を評価するにはマルチス

ケールモデルが必要である． 

 
(a) 入力地震動：I-III-I 

(b) 入力地震動：I-III-II 

(c) 入力地震動：I-III-III 

図 4.3 タイプ 1 地震動における衝突力の比較 
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 次に，この遊間の変化が全体応答にどのような影響をおよぼすかについて検討を行った．

表 4.4 にマルチスケールモデルと骨組みモデルにおける S3 の橋軸直角方向の最大変位の比

較を示す．表より II-III-I の地震動を除きすべての地震動で骨組みモデルに比べてマルチス

ケールモデルの橋軸直角方向の最大変位が増加する結果となった．骨組みモデルでは考慮

できないウインドタングおよび横桁の塑性変形による遊間の増加により橋軸直角方向の拘

束力が減少し，最大応答が増加したと考えられる．また，このウインドタング損傷後の橋軸

直角方向の変位の増大により，タワーリンクの回転角が許容範囲を超え，脱落する可能性が

あるといえる． 

 
(a) 入力地震動：II-III-I 

 
(b) 入力地震動：II-III-II 

 
(c) 入力地震動：II-III-III 

図 4.4 タイプ 2 地震動における衝突力の比較 
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(a) t=0s 

 

(b) t=16.3s 

 

(c) t=28.6s 

 

(d) t=33.4s 

図 4.5 入力地震動 I-III-I におけるウインドタングの変形状態と塑性ひずみ 
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 レベル 2 地震時におけるタワーリンクの損傷 

 東北地方太平洋沖地震では，タワーリンクのボルトが破断する被害が発生したが，レベル

2 地震時にはさらに大きな被害が発生すると考えられる．ここでは，マルチスケールモデル

によるレベル 2 地震動を用いた動的解析結果に基づき，タワーリンクの詳細モデルを用い

た静的解析により将来の大地震時に発生しうる被害について検討を行う． 

 レベル 2 地震動における動的解析から得られたタワーリンクの上端と下端の相対変位の

時刻歴応答を図 4.7，図 4.8 に示し，最大相対変位を表 4.5 に示す．この最大相対変位をタ

ワーリンク下部のピンに強制変位として一様に与えることでプッシュオーバー解析を行っ

た．第 3 章の考察から，ここでは最大変位に至る前にボルトはすでに破断していると仮定し

て図 4.9 に示すタワーリンク側のボルトを削除したモデルを用いた．解析結果の一例とし

て，入力地震動 I-III-I から得られた強制変位を与えた時に発生したタワーリンクの変形状態

および塑性ひずみを図 4.10 に示す．図よりタワーリンクプレートが面外に変形し，一部が

表 4.4 S3 における橋軸直角方向の変位応答の比較 

地震動 

変位[m] 

変化率(A/B) マルチスケー

ル(A) 
骨組み(B) 

タイプ 1 

I-III-I 1.283 1.094 1.172 

I-III-II 1.338 1.271 1.053 

I-III-III 1.338 1.101 1.215 

タイプ 2 

II-III-I 0.828 0.907 0.913 

II-III-II 0.663 0.573 1.157 

II-III-III 0.744 0.657 1.132 

 
図 4.6 ウインドタングの衝突力と塑性ひずみの時刻歴の比較(入力地震動：I-III-I) 
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塑性化していることが分かる．これは，図 4.10(d)のようにリンクプレート側の L 型鋼とリ

ンク本体側の L 型鋼同士が接触し，この接触により L 型鋼を介してタワーリンク本体とリ

ンクプレートの相対変位が拘束されたためであると考えられる．設計時にはタワーリンク

の回転角が 3.1°になったときに球面軸受が球面外受と干渉することしか考慮されていない

ため，このようなタワーリンク本体とリンクプレートの相対変位の拘束による変形は考慮

されていない． 

 兵庫県南部地震でも，東神戸大橋でペンデル支承のピンをつなぐプレートが大きく面外

変形し，脱落したことが報告されている．本解析から得られたリンクプレートの面外変形量

はリンクが脱落するほどのものではないものの，レベル 2 地震時に東神戸大橋においてペ

ンデル支承で発生した被害と同様の被害が発生する可能性がある． 

さらに，タワーリンクの回転角が回転可能限界を超え，図 4.11 のように球面軸受と球面

 
(a) 入力地震動：I-III-I 

 
(b) 入力地震動：I-III-II 

(c) 入力地震動：I-III-III 

図 4.7 タイプ 1 地震動におけるタワーリンクの相対変位 
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外受で接触力が発生している．この接触力により，図 4.12 のように球面外受の一部に塑性

化が生じている．タワーリンクがピンとして回転するためには，球面が維持されることが求

められるため，解析により生じた小さな領域の塑性化でも，変形により本来のピンとしての

回転性能が低下する可能性がある． 

(a) 入力地震動：II-III-I 

(b) 入力地震動：II-III-II 

(c) 入力地震動：II-III-III 

図 4.8 タイプ 2 地震動におけるタワーリンクの相対変位の時刻歴 

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50
-0.2

-0.1

0

0.1

0.2

時間[s]

変
位

[m
]

 

 
P2側

P3側

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50
-0.2

-0.1

0

0.1

0.2

時間[s]

変
位

[m
]

 

 
P2側

P3側

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50
-0.2

-0.1

0

0.1

0.2

時間[s]

変
位

[m
]

 

 
P2側

P3側



第 4章 マルチスケールモデルを用いた大地震における損傷過程の推定            

84 

 

 

表 4.5 各地震動におけるタワーリンクの最大変位 

地震動 タワーリンクの最大相対変位[m] 

I-III-I 0.201 

I-III-II 0.222 

I-III-III 0.209 

II-III-I 0.163 

II-III-II 0.123 

II-III-III 0.155 

 
図 4.9 ボルト削除モデル(リンクプレート部分拡大) 

 

(a) 全体図 (b) yz 断面 

 
(c) タワーリンクプレート拡大(断面図) 

 

(d) A 部拡大(変形図) 

図 4.10 タワーリンクに発生した塑性ひずみと変形 
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 ウインド沓-タング間の衝突による横桁の損傷

評価 

 ウインド沓-タング間で発生した衝突力は横桁に伝達される．ここでは，伝達された衝突

力によって横桁に生じうる損傷について検討を行う．入力地震動 I-III-III における最終時刻

の横桁の塑性ひずみを図 4.13 に示す．図より，横桁内の一部の部材において塑性化が生じ

ている．塑性化が発生していない部材の板厚 36 mm であるのに対して塑性化が発生した部

材の板厚は 12 mm と塑性化していない部材の 1/3 の板厚であり，この剛性の差により塑性

化の有無に差が出たと考えられる． 

 しかし，塑性化が生じた板には座屈などは発生しておらず，損傷も軽微であるため，レベ

ル 2 地震時にウインド沓‐タング間で衝突が発生した場合においても横桁の損傷は許容で

きると考えられる． 

(a) 球面外受 (b) 球面軸受 

図 4.11 リンク回転部に発生した接触応力 

 
図 4.12 球面外受の塑性ひずみ 
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 ウインドタング損傷後における横浜ベイブリッ

ジの応答 

 ここまでは，ウインドタングが塑性化したときの応答について議論してきた．しかし，ウ

インドタングに大きな塑性ひずみが発生した場合，ウインドタングの一部が破壊すると考

えられる．このような損傷の進展と破壊により，ウインドタングの橋軸直角方向の拘束力が

低下した場合，より大きな変位が発生すると考えられる．そこでまず，損傷発生基準により

ウインドタングのどの部分に損傷が発生するかについて判定を行った．損傷の発生基準に

は既往の研究 4)からウインドタングの延性損傷する可能性があるとされていたため，ここで

は延性基準 5)を用いた． 

 延性基準では，損傷開始時の相当塑性ひずみεത஽
௣௟
が以下のような応力三軸度とひずみ速度

の関数であると仮定される． 

εത஽
௣௟ሺߟ, ߝ ̅ሶ௣௟ሻ (4.1) 

ここで，ߟ ൌ െݍ/݌は応力三軸度，݌は静水圧応力，ݍは Mises の相当応力，̅ߝሶ௣௟は相当塑性ひ

ずみ速度である．この延性破壊の発生基準は以下の条件が満たされたときに満足する． 

߱ୈ ൌ
׬ ௣௟̅ߝ݀

஽̅ߝ
௣௟ሺߟ, ߝ ̅ሶ௣௟ሻ

ൌ 1 (4.2) 

ここで，߱ୈは塑性変形とともに単調増加する状態変数である． 

 図 4.14 に入力地震動 I-III-I の時のウインドタングの損傷発生基準の状態変数߱ୈの分布を

示す．図より，ウインドタング基部において߱ୈの値が 1 を上回っており，レベル 2 地震時

に延性破壊が発生する可能性があるといえる． 

 次に，損傷発生基準による損傷の判定に加え，損傷の発展 6)も考慮することで，ウインド

タングの損傷が進展した後の挙動の推定を行った．損傷が進展する材料の応力‐ひずみ曲線

を図 4.15 に示す．ここで，ߪ௬଴およびεത଴
௣௟
は損傷開始時の降伏応力および相当塑性ひずみで

(a) P2 側横桁 (b) P3 側横桁 

図 4.13 入力地震動 I-III-I における横桁の塑性ひずみ 
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ある．また，ߝ௙̅
௣௟
は破壊時の相当塑性ひずみである．D は損傷変数であり，損傷の進展度を

表す．損傷開始時は D=0 で破壊時は D=1 となる．破壊時の相当塑性ひずみߝ௙̅
௣௟
の値は要素の

特性長さに依存しているため，損傷発展のパラメータには用いることはできない．代わりに

要素特性長さܮを用いて相当塑性変位ݑത௣௟ ൌ ௣̅௟を用いる．シェル要素の要素特性長さは面ߝܮ

の特性長さである，縦横比の大きな要素は方向によって挙動が異なるが，ウインドタングに

おける要素はメッシュサイズが等しく要素のアスペクト比も 1：1 であるため，ここでは要

素の 1 辺の長さを要素特性長さとした． 

また，損傷変数ܦは有効塑性変位に対して線形に発展するものと仮定して，以下の式によ

り計算した． 

ܦ ൌ
ത௣௟ݑ

ത௙ݑ
௣௟ (4.3) 

有効塑性変位がݑത௙
௣௟
に達するとܦ ൌ 1となり，要素の剛性が 0 となりそれ以降その要素を

 

図 4.14 延性破壊基準の状態変数の分布 

 

図 4.15 損傷の進展するときの応力‐ひずみ曲線 
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削除して計算を行う． 

 ただし，要素の剛性を完全に 0 にした場合，解析の収束性が低下し，解が得られないか解

析時間が極端に増大する．そこで，本研究では計算の安定化のために要素を完全には削除せ

ず，剛性の下限値を初期状態の 1％としている． 

 ウインドタングに作用する衝突力が最も大きかった地震動 I-III-I をマルチスケールモデ

ルに再度入力し，ウインドタングの損傷の進展を考慮した地震応答解析を行い，ウインドタ

ング損傷後の橋梁の応答について検討を行った．損傷は Mises 応力が鋼材の引張り強さであ

る 520 MPa に達したときに開始するものとした．また，安全側の解析を行うためにここで

は損傷の開始が判定されたら直ちにその要素の剛性低下させるように損傷時の塑性変位ݑത௙
௣௟

を設定した．ただし，ݑത௙
௣௟ ൌ 0とすると急激に剛性が変化し，収束性が極めて悪くなるため，

ここでは損傷時の変位を十分に小さい値とし，ここではݑത௙
௣௟ ൌ 0.0001とした．図 4.16 に損

傷が開始した瞬間の損傷発生基準の分布図と変形状態を示す．ウインドタングの基部が起

点となって損傷が進展している．さらに，損傷進展後の変形図および剛性低下率の分布を図 

4.17 に示す．図の赤い部分はウインドタングの損傷の進展により剛性が大きく低下してい

る部分である．ウインドタングの損傷の進展に伴い，ウインドタング基部の剛性の低下によ

り橋軸直角方向の拘束力が低下し，ウインドタングが大きくせん断変形している．なお，結

果の表示の都合により完全に損傷した要素も表示しているが．解析上では剛性が 1％まで低

下しているため，実際はウインドタングの基部が破断している状態に相当する． 

 ウインドタングが損傷した場合はウインドタングが受け持つ衝突力が減少すると予想さ

れる．そこで，ウインドタングの損傷の進展の考慮の有無において衝突力を比較した．図 

4.18 に損傷進展の有無におけるウインドタングの衝突力の時刻歴の比較を示す．損傷開始

時刻である 37.6 秒以降では損傷の進展を考慮した場合では損傷の進展を考慮しない場合に

比べて衝突力が低下し，ウインドタングの橋軸直角方向の拘束力がしていることが分かる． 

 

図 4.16 損傷開始時のウインドタングの変形状態と延性破壊基準の状態変数の分布 
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また，ウインドタングの衝突力は主塔基部にモーメントとして作用する．ウインドタング

の損傷の進展による衝突力の低下により主塔基部に作用する曲げモーメントが減少し，ウ

インドタングの損傷進展の有無による主塔基部の曲げモーメント‐曲率の関係を図 4.19 に

示す．ウインドタングの損傷の進展によりタワーリンクに作用するモーメントが減少し，塑

性率が減少していることが分かる．これは，ウインドタングが損傷することにより一種のヒ

ューズ機能を果たし，主塔に直接荷重が伝達されることを防いだといえる．ただし，主塔基

部の損傷が軽微であってもウインドタングの変形量の増加によりタワーリンクが回転可能

限界を大きく超え，脱落する可能性がある． 

図 4.20 にウインドタングの損傷の進展の有無におけるウインドタング基部に対するウイ

ンドタング天端部の橋軸直角方向の相対変位の比較を示す．損傷の進展を考慮しない場合

ではウインドタングの変形量は小さいが，損傷の進展によりウインドタングの最大変位が

約 3 倍になっている．また，損傷の進展によりウインドタングの橋軸直角方向の拘束力が失

われ，繰り返し大変形が発生している．この橋軸直角方向の大変位により，タワーリンクに

 
図 4.17 損傷進展後のウインドタングの変形状態と剛性低下率の分布 

図 4.18 損傷進展の有無における衝突力の比較 
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大きな面外変形が発生し，タワーリンクの脱落を引き起こす可能性がある． 

ウインドタングの損傷の進展を考慮した場合のタワーリンクの橋軸直角方向の変位の時

刻歴を図 4.21 に示す．最大変位量は約 69 cm であり，これは，タワーリンクと主塔の遊間

を超える変位量である．したがって，損傷の進展によりウインドタングが橋軸直角方向の拘

束力を失った場合にはタワーリンクと主塔間で衝突が発生する可能性がある． 

耐震補強時には，ウインドタングが最初から損傷しているものとし，強制変位を与えたの

ちに強制変位を与えていた荷重を開放させることでタワーリンクと主塔の衝突を考慮した

分析が行われている．しかし，ウインド沓‐タング間の衝突によるウインドタングの損傷過

程を考慮して生じた主塔およびタワーリンクの応力状態および変形状態についてはこれま

で検討されていない．また，タワーリンクと主塔が衝突するほどの変位が生じる場合，タワ

ーリンクが脱落する可能性もある．兵庫県南部地震では，東神戸大橋のペンデル支承におい

てピン抜けが発生しているため 3)，リンクの脱落の可能性について検討することは重要であ

る．タワーリンクと主塔の衝突力とそれによる損傷およびタワーリンクの脱落の可能性を

検討するために，プッシュオーバー解析により，ウインドタング損傷後のタワーリンクを構

 
図 4.19 損傷進展の有無における主塔 P2 基部における M-φ関係の比較 

図 4.20 損傷進展の有無におけるウインドタングの変形量の比較 
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成する部材の局部応答および変形状態を分析した．タワーリンクと主塔に衝突力が作用し

た場合，主塔の基部周りのモーメントにより主塔全体が変位するため，衝突部の局所的な変

形だけでなく，全体応答も無視できないと考えられる．そこで，マルチスケールモデルの主

塔部分とリンクの詳細モデルを一体化したモデルを構築し，動的解析から得られたタワー

リンクの橋軸直角方向の最大変位をタワーリンクの下側のピンに強制変位として静的に作

用させ，タワーリンクと主塔が衝突したときの主塔に発生しうる変形状態およびタワーリ

ンクの脱落可能性について検討を行う．図 4.22 に構築した主塔‐タワーリンク一体モデルを

示す． 

本モデルでは，大変形時におけるピンが脱落に至るまでの過程を再現するために，スラス

トリングやピンのキャップまでも含めてモデル化している．図 4.23 にスラストリングとキ

ャップのモデルおよび配置図を示す．また，主塔とタワーリンクの接触やタワーリンクを構

成する部材間の接触を考慮するため，表 4.6 のようにタワーリンクを構成する部材および

 
図 4.21 ウインドタングの損傷を考慮したときのタワーリンクの橋軸直角方向の相対変位

 

(a) モデル全体図 
 

(b) タワーリンク部分拡大 

図 4.22 主塔‐タワーリンク一体モデル 
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主塔に接触面を定義している．さらに，橋軸直角方向回りの回転による剛体変形を防ぐため

に，球面外受とリンク本体を結合し，上下のピン，リンク本体，球面軸受には橋軸方向の変

位を拘束している．また，リンクが変位する場合，桁の面は水平を維持すると仮定し，リン

クプレートの下面の鉛直方向の変位がすべて一様になるようにリンク下面の任意の 1 節点

を代表点にとり，代表点以外のリンク下面の全ての節点が次式に示す方程式を満たすよう

に方程式拘束 7)を適用した． 

௭௜ݑ െ ௭ݑ
௝ ൌ 0 (4.4) 

ここで， 

݅：リンク下面の代表節点の節点番号 

݆：リンク下面の代表節点以外の節点番号 

である． 

 

(a) スラストリング 

 

(b) キャップ 

 

(c) 図 4.22(b)A 部拡大 

図 4.23 スラストリングとキャップおよびその配置 

表 4.6 接触面を定義したタワーリンクを構成する部材 

接触面 A 接触面 B 

ピン リンクプレート 

ピン 球面軸受 

ピン キャップ 

球面軸受 球面外受 

球面軸受 スラストリング 

主塔 キャップ 
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このモデル全体に自重およびリンクプレート下面にリンクの軸力を作用させた後に，タ

ワーリンクの下面に，図 4.21 の最大変位を静的に一様に入力し，タワーリンクの脱落可能

性および，タワーリンクと主塔が衝突したときの変形状態について検討した．入力方向は，

タワーリンクが主塔に接触する方向(ケース 1)と主塔から離れる方向(ケース 2)の 2 ケース

とした．本解析では，脱落に至る場合にはモデル全体に作用する自重およびタワーリンクに

作用する軸力によって鉛直下方向に不安定な系となるため，静的解析では収束解が得られ

ず，タワーリンクが脱落に至る前に計算が終了することが予想される．そのため，強制変位

が完全に入力される前に計算が終了した場合には，終了時から解析を再開し，残りの変位を

準静的に入力することで脱落の可能性について検討を行う． 

 主塔に衝突する方向に強制変位を作用させた静的解析から得られたタワーリンクの応力

状態を図 4.24 に示す．タワーリンクが回転可能限界に達して球面軸受と球面外受に干渉が

発生し，回転角が固定された状態でリンク全体がスライドし，リンクブラケットと接触して

いる．また，タワーリンクの変位により主塔とタワーリンクが接触し，約 8.6 MN の接触力

が発生した．タワーリンクの最大変位時の主塔に発生した塑性ひずみ分布は図 4.25 のよう

になり，接触部付近の内部の主塔内部のダイヤフラムおよび縦リブが一部塑性化した．しか

し，主塔に発生した最大塑性ひずみは 0.0354 と破断ひずみ 2)である 0.15 に比べ小さく，変

形状態についても座屈など主塔に大きな損傷は見られなかった． 

一方，図 4.26 に示すようにタワーリンクの変位により，タワーリンクブラケットが面外

に変形しするとともに，上側のピンがタワーリンクの変位方向と反対側のリンクブラケッ

トから抜け出している．リンク本体とブラケットおよびリンクプレートが接触し，面外変形

が発生した．ピンの抜け出しを評価するために，図 4.27 のようにピンの先端とリンクブラ

ケットの淵の距離を余裕量と定義し，最大変位時における余裕度を算出した．図 4.28 にリ

ンク下面の強制変位量と余裕量の関係を示す．図より，強制変位量の増加により余裕量が減

(a) 全体図 (b) 断面図 

図 4.24 タワーリンクの応力状態(ケース 1) 



第 4章 マルチスケールモデルを用いた大地震における損傷過程の推定            

94 

 

少している．タワーリンクの変位が 55 cm 付近で余裕量の減少が小さくなっているが，これ

は，主塔とタワーリンクが接触し，拘束力が働いたためであると考えられる．最終的に余裕

量は 11 cm となり，初期の余裕量の約 1/3 まで減少した．  

また，タワーリンクが主塔から離れる方向に変位させた場合におけるタワーリンク全

 

図 4.25 タワーリンクとの衝突により発生した主塔の塑性ひずみ 

(最大塑性ひずみ 0.0168) 

 

(a) 上側軸受部 (b) 下側軸受部 

図 4.26 軸受部の応力状態(ケース 1) 

 

図 4.27 変形前における余裕量 
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体および軸受部の応力状態をそれぞれ図 4.29，図 4.30 に示す．この解析では，強制変位量

が約 86％になった時点で計算が終了した．そこで，終了時から解析を再開し，残りの変位

を準静的に入力することでタワーリンクの脱落可能性を検討した．図 4.31 にタワーリンク

下面の強制変位量と余裕量の関係を示す．図より準静的解析で強制変位量が最大変位に達

する前に余裕量が負の値をとった．余裕量が負の値をとることはピンが完全にプレートか

ら抜け出すことを意味する．したがって，レベル 2 地震時にはタワーリンクの上側のピンが

リンクブラケットから抜け出し，タワーリンクが脱落する可能性があるといえる．本解析で

入力した強制変位はウインドタング損傷後も剛性が初期剛性の 1％残っているため，理想的

な損傷状態である剛性を完全に削除した場合にはさらに変位が増加し，タワーリンクが脱

落する可能性が高まる． 

 以上の結果から，ウインドタング損傷後には主塔とタワーリンクで衝突が発生するが，衝

突力が主塔に大きな損傷をおよぼすことはない一方，リンクブラケットおよびリンクプレ

ートが面外に変形し，タワーリンクが主塔に接近する方のタワーリンクでは上側のピンの

余裕量が初期の 1/3 に減少し，主塔から離れる方のタワーリンクでは上側のピンが完全にリ

 
図 4.28 タワーリンクの強制変位と余裕度の関係(ケース 1) 

 

(a) 全体図 

 

(b) 断面図 

図 4.29 タワーリンクの応力状態(ケース 2) 
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ンクブラケットから抜け，タワーリンクが脱落する可能性があるといえる． 

 ウインドタングが損傷したとしてもタワーリンクが脱落しなければ恒久的な補修などは

必要ないため，タワーリンクの脱落を防ぐ対策が重要である．具体的には，ウインドタング

の大変形時に機能するようなダンパーにより変位を抑制することが考えられる． 

 

(a) 上側軸受部 (b) 下側軸受部 

図 4.30 軸受部の応力状態(ケース 2) 

 
図 4.31 タワーリンクの強制変位と余裕度の関係(ケース 2) 
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 結論 
 

 

 本研究は，長大橋の地震時のウインドタングの損傷および損傷後の挙動とそれによって

生じる重要部材の損傷過程をシミュレーションにより予測する手法を述べたものである．  

 第 2 章では，2011 年 3 月 11 日に発生した東北地方太平洋沖地震時に横浜ベイブリッジで

観測された加速度応答を用いて橋梁が設計で期待されていた免震挙動を示していたことを

確認した．さらに，耐震補強時に用いられた骨組みモデルをもとに，図面や観測データから

同定された振動特性に基づいて剛性，減衰を修正し，衝突部に衝突ばねを導入することで，

観測された地震応答を動的解析により再現した．さらに，観測データが得られない場合を想

定し，タワーリンクの詳細モデルを用いたプッシュオーバー解析に基づいてリンクの剛性

を求め，観測データを用いない場合でも同様の剛性が得られることから，観測データを用い

ずに衝突応答が再現できることを示した．そして，将来の大地震を想定してレベル 2 の設計

地震動および耐震補強時に用いられたレベル 2 地震動を用いて動的解析を行い，衝突ばね

の復元力から各地震動においてウインドタングに発生する衝突力の推定を行った．東北地

方太平洋沖地震の本震，耐震補強設計時に用いられたレベル 2 地震動，地震調査研究推進本

部で公開されている相模トラフ地震では衝突力はウインドタングの耐力を下回っていたが，

東北地方太平洋沖地震後に改訂された平成 24 年の道路橋示方書で定められているレベル 2

地震動では，タイプ 1，タイプ 2 ともにウインドタングの耐力を上回る衝突が発生し，ウイ

ンドタングが損傷する可能性があることを示した． 

 第 3 章では，まず，マルチスケールモデルの構築手法の妥当性の検証を行うために単純な

片持ち梁モデルを対象に検討した．梁モデル，シェルモデル，梁モデルとシェルモデルを

MPC により結合したマルチスケールモデルを構築し，それぞれのモデルに対して固有値解

析，静的解析を行い固有振動数や変位が理論解と比較して十分な精度であることを示した．

さらに，自由度の少ないマルチスケールモデルでも自由度の多いシェルモデルと応力に大

きな差がなく，大規模構造物の全体応答および局所的な応答を高精度で効率よく求める際

にはマルチスケールモデルが有効であることを示した． 

次に，このマルチスケールモデルの構築手法を横浜ベイブリッジに適用し，衝突によるウ

インドタングの損傷および変形状態を明らかにすることを試みた．ウインドタング，ウイン

ド沓，横桁，主塔の一部の局所モデルをシェル要素およびソリッド要素で構築し，第 2 章で

構築した骨組みモデルの衝突部分と置き換え，梁要素とシェル要素の境界部に MPC を適用

することで骨組みモデルと局所モデルを組み合わせたマルチスケールモデルを構築した．

構築したモデルに対して固有値解析および本震の観測データを用いた動的解析を行い，観

測応答と比較することでモデルの妥当性の検証を行った結果，振動特性および実際に観測

された衝突による固有振動数の時間変化，さらには加速度の時刻歴応答をマルチスケール
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モデルにおいても再現できることを示した． 

さらに，ソリッド要素を用いてタワーリンクを構成する部材の詳細モデル組み合わせ，各

部材の接触を考慮したタワーリンク全体の詳細モデルを構築し，本震の動的解析から得ら

れたタワーリンクの最大変位を強制変位として入力するプッシュオーバー解析を行うこと

で実際に発生したタワーリンクのボルト破断のメカニズムを明らかにすることを試みた．

プッシュオーバー解析の結果，タワーリンクの回転とリンクプレートの並進変位により L

型鋼とボルトがせん断方向に接触し，ボルトのせん断耐力を上回るせん断方向の接触力が

作用することでボルトが破断したことが明らかになった． 

第 4 章では，第 3 章で構築したマルチスケールモデルに対して第 2 章でウインドタング

の耐力を上回る衝突力が発生した地震動を入力して地震応答解析を行い，レベル 2 地震時

にウインドタングに発生しうる損傷状態および変形状態を検討した． 

動的解析の結果，マルチスケールモデルのウインドタングに発生した最大衝突力は骨組

みモデルと同様に耐力を上回ることが明らかになった．さらに，マルチスケールモデルで求

められた最大衝突力と骨組み解析で求められた最大衝突力の差は 4～10％程度であり，骨組

みモデルにおいても最大衝突力を精度良く評価できたことを示した．また，マルチスケール

モデルを用いて変形状態を分析した結果，レベル 2 地震時にはウインドタングの基部が最

も塑性化し，せん断損傷が発生することが明らかになった．さらに，ウインドタングの塑性

化に伴い，ウインドタングとウインド沓の遊間が増加し，橋軸直角方向の変位が増加すると

ともに地震動の後半においては衝突が発生しにくくなることが明らかになった． 

さらに，ウインドタングの損傷の進展を考慮した動的解析を行い，ウインドタング損傷後

の橋梁に発生しうる損傷について検討を行った．その結果，損傷の進展によりウインドタン

グの拘束力が低下し，衝突力が低下することが明らかになった．さらに，ウインドタングが

ヒューズ機能として働くことで主塔基部の塑性化が抑えられることを示した．一方，タワー

リンクの橋軸直角方向の変位が増加し，タワーリンクと主塔の遊間を上回る変位が発生す

ることを示した．タワーリンクの詳細モデルと主塔の一体モデルを用いたプッシュオーバ

ー解析により，レベル 2 地震時におけるタワーリンクの損傷モードを推定した結果，タワー

リンクが主塔に接近する方向に変位する場合には，タワーリンクと主塔が衝突し，主塔のダ

イヤフラムおよび縦リブが一部塑性化するとともに，タワーリンクのブラケットおよびリ

ンクプレートが面外に変形し，ピンの余裕量が 1/3 まで減少することを示した．一方，タワ

ーリンクが主塔から離れる方向に変位する場合，ピンが抜けることでタワーリンクが脱落

する可能性があることを示した． 

本研究の成果によって，実応答を再現可能なマルチスケールモデルを構築し，将来の大地

震を想定した地震応答解析を行うことにより，長大橋のウインドタング‐ウインド沓間の衝

突によるウインドタングの損傷およびウインドタング損傷後の部材の損傷過程を明らかに

した．本研究の一連の分析手法を他の長大橋にも適用することで，長大橋の地震時の損傷を

把握することができ，衝突による動的な効果を含めた信頼性の高い補強に寄与できる． 
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 構 造 解 析 プ ロ グ ラ ム

Interactive Simulator and Analyzer for 

Structures (ISAS) 
 

 

A.1. 座標系 
本プログラムで用いる座標系は右手座標系としている．各節点はݔ, ,ݕ の並進ݖ 3 方向およ

びߠ௫, ,௬ߠ ௭の回転ߠ 3 方向の合計 6 自由度を持っている． 

全体座標系を図 A.1 に示す． 

A.2. 拘束条件と自由度の縮約 
ISAS では，固定拘束の拘束条件が導入できる．任意の節点の自由度に対して拘束条件を

適用すると，その節点の自由度に関する加速度，速度，変位は全て 0 で拘束されるものとす

る．全体変位ベクトルの第 k 行が拘束されているとすると，k 行目の変位ベクトルは 0 で既

知であるため，運動方程式を構成するマトリクスにおいて，k 行目については考慮する必要

がない．全体マトリクスの k 列目と変位ベクトル k 行目の積も常に 0 であるため，k 列目に

関しても考慮する必要がない． 

そのため，運動方程式では拘束された自由度を縮約したマトリクスを用いて解くことで，

縮約した加速度，速度，変位ベクトルを求め，最後に拘束された自由度に零ベクトルを挿入

することで，全節点の応答を求める． 

 

 図 A.1 ISAS における座標系 

ݔ

ݕ

ݖ

௫ߠ
௬ߠ

௭ߠ
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A.3. 変位関数 
有限要素法では，分布荷重は等価な節点力として置き換えて考える．分布荷重のない梁の

曲げの微分方程式は以下のように表される． 

ܫܧ
dସݓ
ସݔ݀

ൌ 0 (A.3.1)

この一般解は 

ݓ ൌ ܿ଴ ൅ ܿଵݔ ൅ ܿଶݔଶ ൅ ܿଷݔଷ (A.3.2)

長さ L の梁要素を考え，回転角をߚとすると， 

ߚ ൌ െ
ݓ߲
ݔ߲

 (A.3.3)

ሺ0ሻݓ ൌ ሺ0ሻߚ，ଵݓ ൌ ଵ (A.3.4)ߚ

ሻܮሺݓ ൌ ሻܮሺߚ，ଶݓ ൌ ଶ (A.3.5)ߚ

を境界条件とすると， 

ܿ଴ ൌ  ଵݓ

cଵ ൌ െߚଵ 

ܿଶ ൌ
3
ଶܮ
ሺݓଶ െ ଵሻݓ ൅

1
ܮ
ሺ2ߚଵ ൅  ଶሻߚ

ܿଷ ൌ
2
ଶܮ
ሺݓଵ െ ଶሻݓ െ

1
ଶܮ
ሺߚଵ ൅  ଶሻߚ

(A.3.6)

ここで， 

ߦ ൌ
ݔ
ܮ

 (A.3.7)

とおいて無次元化すると， 

ݓ ൌ ሼ1 െ ଶߦ3 ൅ ଷߦ2 ߦሺെܮ ൅ ଶߦ2 െ ଷሻߦ ଶߦ3 െ ଷߦ2 ଶߦሺܮ െ ଷሻሽߦ ൞

ଵݓ
ଵߚ
ଶݓ
ଶߚ

ൢ	

ൌ  ࢾࡺ

(A.3.8)

ここで，ࡺは変位関数，ࢾは節点変位である． 

また，縦振動とねじり振動に関する変位関数は， 

u ൌ ࢾࡺ ൌ ሼሺ1 െ ሻߦ ሽߦ ቄ
ଵݑ
ଶݑ
ቅ (A.3.9)

と表される． 
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A.4. 剛性マトリクスの導出 
ISAS では梁要素，トラス要素，ばね要素を扱っている．ここでは，それぞれの要素の剛

性マトリクスの導出について示す． 

 

A.4.1. 梁要素の軸剛性 

一様断面梁の軸方向の変位ݑに関する微分方程式は 

ܰ ൌ ܣܧ
ݑ݀
ݔ݀

 (A.4.1)

で表される． 

この式の一般解は 

ݑ ൌ ݔ଴ܥ ൅ ଵ (A.4.2)ܥ

境界条件 

ሺ0ሻݑ ൌ ௜௫ (A.4.3)ݑ

ሻܮሺݑ ൌ ௝௫ (A.4.4)ݑ

を適用すると， 

଴ܥ ൌ
1
ܮ
൫െݑ௜௫ ൅ ௝௫൯ (A.4.5)ݑ

ଵܥ ൌ ௜௫ (A.4.6)ݑ

よって，軸力と軸方向変位の関係は以下のように表される． 

ܰ ൌ ܣܧ
ݑ݀
ݔ݀

ൌ 	଴ܥܣܧ

ൌ
ܣܧ
ܮ
൫െݑ௜௫ ൅  ௝௫൯ݑ

(A.4.7)

よって，節点力と変位の関係は， 

௜ܰ ൌ െܰ (A.4.8)

௝ܰ ൌ ܰ (A.4.9)

よって，軸方向の要素剛性方程式は以下のように表される． 

൜ ௜ܰ

௝ܰ
ൠ ൌ

ܣܧ
ܮ
ቂ 1 െ1
െ1 1

ቃ ቄ
௜௫ݑ
௝௫ቅ (A.4.10)ݑ

 

A.4.2. ねじり剛性 

ねじりߠが生じている梁の微分方程式は， 

௫ܯ ൌ ܬܩ
ߠ݀
ݔ݀

 (A.4.11)
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で表される． 

この式の一般解は 

ߠ ൌ ݔ଴ܥ ൅ ଵ (A.4.12)ܥ

境界条件 

ሺ0ሻߠ ൌ ௜௫ (A.4.13)ߠ

ሻܮሺߠ ൌ ௝௫ (A.4.14)ߠ

を適用すると， 

଴ܥ ൌ
1
ܮ
൫െߠ௜௫ ൅ ௝௫൯ (A.4.15)ߠ

ଵܥ ൌ ௜௫ (A.4.16)ߠ

よって，ねじりモーメントとねじれ角の関係は以下のように表される． 

௫ܯ ൌ ܬܩ
ߠ݀
ݔ݀

ൌ 	଴ܥܬܩ

ൌ
ܬܩ
ܮ
൫െߠ௜௫ ൅  ௝௫൯ߠ

(A.4.17)

よって，節点力と変位の関係は， 

௜௫ܯ ൌ െܯ௫ (A.4.18)

௝௫ܯ ൌ ௫ (A.4.19)ܯ

よって，ねじり方向の要素剛性方程式は以下のように表される． 

൜
௜௫ܯ
௝௫ܯ

ൠ ൌ
ܬܩ
ܮ
ቂ 1 െ1
െ1 1

ቃ ൜
௜௫ߠ
௝௫ߠ

ൠ (A.4.20)

 

A.4.3. せん断剛性 

せん断力およびそれに伴うはりのたわみは次のように表される． 

ݒ ൌ ௕ݒ ൅ ௦ (A.4.21)ݒ

ここで，ݒ௕, ௦はそれぞれ曲げひずみによるたわみ，せん断ひずみによる付加的なたわみをݒ

表し，次の関係がある． 

௦ݒ݀
ݔ݀

ൌ
ܳ௜௬
௦ܣܩ

 (A.4.22)

ここで，ܣ௦は有効せん断断面積を表す． 

梁の曲げたわみは次の微分方程式で支配される． 

௭ܫܧ
݀ଶݒ௕
ଶݔ݀

ൌ ܳ௜௬ݔ െܯ௝௭ (A.4.23)

これを積分すると， 
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ݒ௭ܫܧ ൌ
1
6
ܳ௜௬ݔଷ െ

1
2
ଶݔ௜௭ܯ ൅ ൬ܥଵ ൅

௭ܫܧ
௦ܣܩ

ܳ௜௬൰ ݔ ൅ ଶ (A.4.24)ܥ

境界条件 

ݒ݀
ݔ݀
ฬ
௫ୀ଴

ൌ
ݒ݀
ݔ݀
ฬ
௫ୀ௅

ൌ
௦ݒ݀
ݔ݀

ൌ
ܳ௜௬
௦ܣܩ

 

ሻܮሺݒ ൌ 0 

(A.4.25)

を適用すると， 

ݒ୸ܫܧ ൌ
1
6
ܳ௜௬ݔଷ െ

1
2
ଶݔ௜௭ܯ െ

1
12

ܳ௜௬Φܮݔଶ ൅
1
12

ሺ1 ൅ Φሻܮଷܳ௜௬ (A.4.26)

ただし， 

௜௭ܯ ൌ
1
2
ܳ௜௬ܮ (A.4.27)

Φ ൌ
௭ܫܧ12
ଶܮ௦ܣܩ

 (A.4.28)

せん断変形ݒ௦を含んでいる場合の曲げの工学理論における固定端の境界条件は݀ݒ௕/݀ݔ ൌ

0である．すなわち，曲げ変形による傾斜を 0 としなければならないことに注意する． 

また，力のつり合い式から， 

ܳ௝௬ ൌ െܳ௜௬ (A.4.29)

௝௭ܯ ൌ െܯ௜௬ ൅ ܳ௜௬ܮ (A.4.30)

また，ݔ ൌ 0でݒ ൌ  ௜௬ݑ

よって， 

௜௬ݑ ൌ
ሺ1 ൅ Φሻܮଷ

௭ܫܧ12
ܳ௜௬ (A.4.31)

よって，次の関係式を得る． 

݇ଶ,ଶ ൌ
ܳ௜௬
௜௬ݑ

ൌ
௭ܫܧ12

ଷሺ1ܮ ൅ Φሻ
 

݇଺,ଶ ൌ
௜௭ܯ

௜௬ݑ
ൌ
ܳ௜௬ܮ
௜௬ݑ2

ൌ
௭ܫܧ6

ଶሺ1ܮ ൅ Φሻ
 

଼݇,ଶ ൌ
ܳ௝௬
௜௬ݑ

ൌ െ
௭ܫܧ12

ଷሺ1ܮ ൅ Φሻ
 

݇ଵଶ,ଶ ൌ
௝௭ܯ
௜௬ݑ

ൌ
െܯ௜௭ ൅ ܳ௜௬ܮ

௜௬ݑ
ൌ

௭ܫܧ6
ଶሺ1ܮ ൅ Φሻ

 

(A.4.32)

また，対称条件を利用して， 

଼݇,଼ ൌ ݇ଶ,ଶ ൌ
௭ܫܧ12

ଷሺ1ܮ ൅ Φሻ
 (A.4.33)
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݇ଵଶ,଼ ൌ െ݇଺,ଶ ൌ െ
௭ܫܧ6

ଶሺ1ܮ ൅ Φሻ
 (A.4.34)

 

A.4.4. 曲げ剛性 

回転角ߠ௜௭およびߠ௝௭による剛性係数を定めるために，梁は図 A.2 に示すような曲げモーメ

ントとそれに伴うせん断力を受けていると考える．境界条件は， 

ሺ0ሻݒ ൌ ሻܮሺݒ ൌ 0 (A.4.35)

ݒ݀
ݔ݀
ฬ
௫ୀ௅

ൌ
௦ݒ݀
ݔ݀

ൌ
ܳ௜௬
௦ܣܩ

 (A.4.36)

であるから， 

ݒ௭ܫܧ ൌ
1
6
ܳ௜௬ሺݔଷ െ ሻݔଶܮ ൅

1
2
ݔܮ௜௭ሺܯ െ ଶሻ (A.4.37)ݔ

ܳ௜௬ ൌ
௜௭ܯ6

ሺ4ܮ ൅ Φሻ
 (A.4.38)

となる．前と同様に，梁に作用する残りの力は，つり合い式から求められる． 

ݔ ൌ 0で， 

௕ݒ݀
ݔ݀

ൌ
ݒ݀
ݔ݀

െ
௦ݒ݀
ݔ݀

ൌ ௜௭ (A.4.39)ߠ

であるから， 

௜௭ߠ ൌ
௜௭ሺ1ܯ ൅ Φሻܮ
௭ሺ4ܫܧ ൅ Φሻ

 (A.4.40)

よって，次の関係式を得る． 

݇଺,଺ ൌ
௜௭ܯ

௜௭ߠ
ൌ
ሺ4 ൅ Φሻܫܧ௭
ሺ1ܮ ൅ Φሻ

 

଼݇,଺ ൌ
ܳ௝௬
௜௬ݑ

ൌ െ
ܳ௜௬
௜௭ߠ

ൌ െ
௭ܫܧ6

ଶሺ1ܮ ൅ Φሻ
 

݇ଵଶ,଺ ൌ
௝௭ܯ
௜௭ߠ

ൌ
െܯ௜௭ ൅ ܳ௜௬ܮ

௜௭ߠ
ൌ
ሺ2 െ Φሻܫܧ௭
ሺ1ܮ ൅ Φሻ

 

(A.4.41)

図のように梁の左端が固定端でたわみが 0 の場合を考えると，対象条件から， 

kଵଶ,ଵଶ ൌ ݇଺,଺ ൌ ሺ4 ൅ Φሻܫܧ௭ (A.4.42)

となる． 
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A.4.5. Z 方向のせん断剛性 

変位ݑ௜௭およびݑ௝௭に関係する剛性係数は前の結果から直接導くことができる．しかし，図 

A.3 に示すようにݕݔ平面およびݔݖ平面における曲げモーメントの正の方向が異なっている

ことに注意する． 

よって，以下の関係式が得られる． 

݇ଷ,ଷ ൌ െ݇ଶ,ଶ 

݇ହ,ଷ ൌ െ݇଺,ଶ 

݇ଽ,ଷ ൌ ଼݇,ଶ 

݇ଵଵ,ଷ ൌ െ݇ଵଶ,ଶ 

kଽ,ଽ ൌ ଼݇,଼ 

kଵଵ,ଽ ൌ െ݇ଵଶ,଼ 

݇ଵଵ,ଽ ൌ െ݇ଵଶ,଼ 

(A.4.43)

 

A.4.6. Z 軸回りの曲げ剛性 

前節と同様に正の方向に注意して， 

kହ,ହ ൌ ݇଺,଺ 

݇ଽ,ହ ൌ െk଼,଺ 

݇ଵଵ,ହ ൌ ݇ଵଶ,଺ 

(A.4.44)

 

 

 

(a) 右端固定 

 

(b) 左端固定 

 図 A.2 曲げを受ける梁の変形と部材力 

ݔ

ܳ௜௬ ܳ௝௬

௜௭ܯ

௜௭ߠ௝௭ܯ

௜௬ݑ ൌ 0 ௝௬ݑ ൌ 0

௝௭ߠ ൌ 0

ܳ௝௬ܳ௜௬

௜௭ܯ௝௭ܯ ௜௬ݑ௝௭ߠ ൌ 0 ௝௬ݑ ൌ 0
௜௭ߠ ൌ 0
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A.4.7. 梁の要素剛性マトリクス 

ここまでで得られた結果をまとめると，梁要素の剛性マトリクスは以下のように表され

る． 

K ൌ

ۏ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ۍ
ܣܧ
ܮ

0
௭ܫܧ12

ଷ൫1ܮ ൅ ߶௬൯

0 0
௬ܫܧ12

ଷሺ1ܮ ൅ ߶௭ሻ
݉ݕܵ

0 0 0
ܬܩ
ܮ

0 0
െ6ܫܧ௭

ଶ൫1ܮ ൅ ߶௬൯
0

ሺ4 ൅ ߶௭ሻܫܧ௬
ሺ1ܮ ൅ ߶௭ሻ

0
௭ܫܧ6

ଶ൫1ܮ ൅ ߶௬൯
0 0 0

൫4 ൅ ߶௬൯ܫܧ௭
൫1ܮ ൅ ߶௬൯

െ
ܣܧ
ܮ

0 0 0 0 0
ܣܧ
ܮ

0
െ12ܫܧ௭

ଷ൫1ܮ ൅ ߶௬൯
0 0 0

െ6ܫܧ௭
ଶ൫1ܮ ൅ ߶௬൯

0
௭ܫܧ12

ଷ൫1ܮ ൅ ߶௬൯

0 0
െ12ܫܧ௬
ଷሺ1ܮ ൅ ߶௭ሻ

0
௬ܫܧ6

ଶሺ1ܮ ൅ ߶௭ሻ
0 0 0

௬ܫܧ12
ଷሺ1ܮ ൅ ߶௭ሻ

0 0 0 െ
ܬܩ
ܮ

0 0 0 0 0
ܬܩ
ܮ

0 0
െ6ܫܧ௭

ଶ൫1ܮ ൅ ߶௬൯
0

ሺ2 െ ߶௭ሻܫܧ௬
ሺ1ܮ ൅ ߶௭ሻ

0 0 0
௬ܫܧ6

ଶሺ1ܮ ൅ ߶௭ሻ
0

ሺ4 ൅ ߶௭ሻܫܧ௬
ሺ1ܮ ൅ ߶௭ሻ

0
௭ܫܧ6

ଶ൫1ܮ ൅ ߶௬൯
0 0 0

൫2 െ ߶௬൯ܫܧ௭
൫1ܮ ൅ ߶௬൯

0
െ6ܫܧ௭

ଶ൫1ܮ ൅ ߶௬൯
0 0 0

൫4 ൅ ߶௬൯ܫܧ௭
൫1ܮ ൅ ߶௬൯

	 	

ے
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ې

 (A.4.45)

ここで， 

ϕ୷ ൌ
12EI
ଶܮ௬ܣܩ

	 ߶௭ ൌ
௬ܫܧ12
ଶܮ௭ܣܩ

 (A.4.46)

 

A.4.8. 梁要素の幾何剛性マトリクス 

梁要素の変位状態はねじり方向を無視すると以下のようにあらわされる． 

 

(a) xy 平面上の曲げモーメントとせん断力の方向 

 

(b) xz 平面上の曲げモーメントとせん断力の方向 

 図 A.3 各平面上の曲げモーメントとせん断力の方向 

ܳ௜௬ ܳ௝௬

௜௭ܯ

௝௭ܯ

௜ܳ௭ ܳ௝௭

௜௬ܯ

௝௬ܯ
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൥
௫ݑ
௬ݑ
௭ݑ
൩ ൌ

ۏ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ۍ

1 െ ݎ 0 0
6ሺݎ െ ݏଶሻݎ 1 െ ଶݎ3 ൅ ଷݎ2 0
6ሺݎ െ ݐଶሻݎ 0 1 െ ଶݎ3 ൅ ଷݎ2

ሺ1 െ ݎ4 ൅ ݐܮଶሻݎ3 0 ሺെݎ ൅ ଶݎ2 െ ܮଷሻݎ
ሺെ1 ൅ ݎ4 െ ݏܮଶሻݎ3 ሺݎ െ ଶݎ2 ൅ ܮଷሻݎ 0

ݎ 0 0
6ሺെݎ ൅ ݏଶሻݎ ଶݎ3 െ ଷݎ2 0
6ሺെݎ ൅ ݐଶሻݎ 0 ଶݎ3 െ ଷݎ2

ሺെ2ݎ ൅ ݐܮଶሻݎ3 0 ሺݎଶ െ ܮଷሻݎ
ሺ2ݎ െ ݏܮଶሻݎ3 ሺെݎଶ ൅ ଷሻݎ 0 ے

ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ې
்

ۏ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ۍ
௜௫ݑ
௜௬ݑ
௜௭ݑ
௜௬ߠ
௜௭ߠ
௝௫ݑ
௝௬ݑ
௝௭ݑ
௝௬ߠ
௝௭ߠ ے

ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ې

 (A.4.47)

ここで， 

 梁要素の長さ：ܮ

ݎ方向の無次元化パラメータሺݔ：ݎ ൌ  ሻܮ/ݔ

ݏ方向の無次元化パラメータሺݕ：ݏ ൌ  ሻܮ/ݕ

ݐ方向の無次元化パラメータሺݔ：ݐ ൌ  ሻܮ/ݖ

ひずみエネルギの計算にはせん断ひずみによる部分は無視し，直ひずみのみをとる．曲げに

よる大変形時の梁のひずみは以下のようにあらわされる． 

߳௫௫ ൌ
଴ݑ߲
ݔ߲

െ
߲ଶݑ௬
ଶݔ߲

ݕ െ
߲ଶݑ௭
ଶݔ߲

ݖ ൅
1
2
ቆ
௬ݑ߲
ݔ߲

ቇ
ଶ

൅
1
2
൬
௭ݑ߲
ݔ߲

൰
ଶ

 (A.4.48)

ここで，ݕおよびݖは梁の中心部からの距離，ݑ଴はݕ ൌ 0におけるݑ௫の値である．ひずみエネ

ルギ ௜ܷは以下のようにあらわされる． 

௜ܷ ൌ
E
2
න߳௫௫ଶ
௩

ܸ݀	

ൌ
E
2
න ൥

଴ݑ߲
ݔ߲

െ
߲ଶݑ௬
ଶݔ߲

ݕ െ
߲ଶݑ௭
ଶݔ߲

ݖ ൅
1
2
ቆ
௬ݑ߲
ݔ߲

ቇ
ଶ

൅
1
2
൬
௭ݑ߲
ݔ߲

൰
ଶ

൩

ଶ

௩
ܸ݀	

ൌ
E
2
නන ൥൬

଴ݑ߲
ݔ߲

൰
ଶ

൅ ቆ
߲ଶݑ௬
ଶݔ߲

ቇ
ଶ

ଶݕ ൅ ቆ
߲ଶݑ௭
ଶݔ߲

ቇ
ଶ

ଶݖ ൅
1
4
ቆ
௬ݑ߲
ݔ߲

ቇ
ସ

൅
1
4
൬
௭ݑ߲
ݔ߲

൰
ସ

஺௩

െ
଴ݑ2߲
ݔ߲

߲ଶݑ௬
ଶݔ߲

ݕ െ
଴ݑ2߲
ݔ߲

߲ଶݑ௭
ଶݔ߲

ݖ ൅
௬ݑ2߲
ݔ߲

߲ଶݑ௭
ଶݔ߲

ݖݕ ൅
଴ݑ߲
ݔ߲

ቆ
௬ݑ߲
ݔ߲

ቇ
ଶ

െ
߲ଶݑ௬
ଶݔ߲

ቆ
௬ݑ߲
ݔ߲

ቇ
ଶ

ݕ െ
߲ଶݑ௭
ଶݔ߲

ቆ
௬ݑ߲
ݔ߲

ቇ
ଶ

ݖ ൅
଴ݑ߲
ݔ߲

൬
௭ݑ߲
ݔ߲

൰
ଶ

െ
߲ଶݑ௬
ଶݔ߲

൬
௭ݑ߲
ݔ߲

൰
ଶ

ݕ

െ
߲ଶݑ௭
ଶݔ߲

൬
௭ݑ߲
ݔ߲

൰
ଶ

ݕ ൅
1
2
ቆ
௬ݑ߲
ݔ߲

ቇ
ଶ

൬
௭ݑ߲
ݔ߲

൰
ଶ

൩  ܣ݀ݔ݀

(A.4.49)

この式のうち，4 次の項は無視できるとし，断面積ܣについて積分すれば， 

௜ܷ ൌ
EA
2
න ൬

଴ݑ߲
ݔ߲

൰
ଶ௅

଴
ݔ݀ ൅

௭ܫܧ
2
න ቆ

߲ଶݑ௬
ଶݔ߲

ቇ
ଶ௅

଴
ݔ݀ ൅

௬ܫܧ
2
න ቆ

߲ଶݑ௭
ଶݔ߲

ቇ
ଶ௅

଴
ݔ݀

൅
ܣܧ
2
න

଴ݑ߲
ݔ߲

ቆ
௬ݑ߲
ݔ߲

ቇ
ଶ௅

଴
ݔ݀ ൅

ܣܧ
2
න

଴ݑ߲
ݔ߲

൬
௭ݑ߲
ݔ߲

൰
ଶ௅

଴
 ݔ݀

(A.4.50)
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となる．ただし，ܫ௬, 軸回りの断面ݖ，軸回りݕ௭はそれぞれܫ 2 次モーメントである．第 1 項～

3 項は線形ひずみエネルギを表し，第 4～5 項は非線形のひずみ成分に対応するエネルギで

ある． 

ここで， 

଴ݑ߲
ݔ߲

ൌ
1
l
ሾെ1 1ሿ ቄ

௜௫ݑ
௝௫ቅ (A.4.51)ݑ

௬ݑ߲
ݔ߲

ൌ െ
1
L
ሾ6ሺݎ െ ଶሻݎ ሺെ1 ൅ ݎ4 െ ܮଶሻݎ3 6ሺെݎ ൅ ଶሻݎ ሺ2ݎ െ ሿܮଶሻݎ3 ൞

௜௬ݑ
௜௭ߠ
௝௬ݑ
௝௭ߠ

ൢ (A.4.52)

߲ଶݑ௬
ଶݔ߲

ൌ െ
1
Lଶ
ሾ6ሺ1 െ ሻݎ2 ሺ4 െ ܮሻݎ6 6ሺെ1 ൅ ሻݎ2 ሺ2 െ ሿܮሻݎ6 ൞

௜௬ݑ
௜௭ߠ
௝௬ݑ
௝௭ߠ

ൢ (A.4.53)

௭ݑ߲
ݔ߲

ൌ െ
1
L
ሾ6ሺݎ െ ଶሻݎ ሺ1 െ ݎ4 ൅ ܮଶሻݎ3 6ሺെݎ ൅ ଶሻݎ ሺെ2ݎ ൅ ሿܮଶሻݎ3 ൞

௜௭ݑ
௜௬ߠ
௝௭ݑ
௝௬ߠ

ൢ (A.4.54)

߲ଶݑ௭
ଶݔ߲

ൌ െ
1
Lଶ
ሾ6ሺ1 െ ሻݎ2 ሺെ4 ൅ ܮሻݎ6 6ሺെ1 ൅ ሻݎ2 ሺെ2 ൅ ሿܮሻݎ6 ൞

௜௭ݑ
௜௬ߠ
௝௭ݑ
௝௬ߠ

ൢ (A.4.55)

これを代入すると， 

௜ܷ ൌ
ܣܧ
ܮ2

൫ݑ௝௫
ଶ െ ௜௫ݑ௝௫ݑ2 ൅ ௜௫ݑ

ଶ ൯

൅
௭ܫܧ2
ଷܮ

൫3ݑ௜௬ ൅ ௜௭ߠଶܮ
ଶ ൅ ௝௬ݑ3

ଶ ൅ ௝௭ߠଶܮ
ଶ ൅ ௜௭ߠ௝௬ݑܮ3 െ ௝௬ݑ௜௬ݑ6 ൅ ௝௭ߠ௜௬ݑܮ3

െ ௝௬ݑ௜௭ߠܮ3 ൅ ௝௭ߠ௜௭ߠଶܮ െ ௝௭൯ߠ௝௬ݑܮ3

൅
ܣܧ
ଶܮ

൫ݑ௝௫ െ ௜௫൯ݑ ൬
3
5
௜௬ݑ
ଶ ൅

1
15

௜௭ߠଶܮ
ଶ ൅

3
5
௝௬ݑ
ଶ ൅

1
15

௝௭ߠଶܮ
ଶ ൅

1
10

௜௭ߠ௜௬ݑܮ

െ
6
5
௝௬ݑ௜௬ݑ ൅

1
10

௝௭ߠ௜௬ݑܮ െ
1
10

௝௬ݑ௜௭ߠܮ െ
1
30

௝௭ߠ௜௭ߠଶܮ െ
1
10

௝௭൰ߠ௝௬ݑܮ

൅
௬ܫܧ2
ଷܮ

൫3ݑ௜௭
ଶ ൅ ௜௬ߠଶܮ ൅ ௝௭ݑ3

ଶ ൅ ௝௬ߠଶܮ
ଶ ൅ ௜௬ߠ௜௭ݑܮ3 െ ௝௭ݑ௜௭ݑ6 ൅ ௝௬ߠ௜௭ݑܮ3

െ ௝௭ݑ௜௬ߠܮ3 ൅ ௝௬ߠ௜௬ߠଶܮ െ ௝௬൯ߠ௝௭ݑܮ3

൅
ܣܧ
ଶܮ

൫ݑ௝௫ െ ௜௫൯ݑ ൬
3
5
௜௭ݑ
ଶ ൅

1
15

௜௬ߠଶܮ
ଶ ൅

3
5
௝௭ݑ
ଶ ൅

1
15

௝௬ߠଶܮ
ଶ ൅

1
10

௜௬ߠ௜௭ݑܮ

െ
6
5
௝௭ݑ௜௭ݑ ൅

1
10

௝௬ߠ௜௭ݑܮ െ
1
10

௝௭ݑ௜௬ߠܮ െ
1
30

௝௬ߠ௜௬ߠଶܮ െ
1
10

 ௝௬൰ߠ௝௭ݑܮ

(A.4.56)

この式において，ܧܣ൫ݑ௝௫ െ  ．は軸方向応力とみなせるので，次式のように定式化できるܮ/௜௫൯ݑ
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௫ܨ ൌ
ܣܧ
ܮ
൫ݑ௝௫ െ ௜௫൯ݑ ≅ (A.4.57) ݐݏ݊݋ܿ

この式を代入して Castigliano の定理を適用し，各自由度に対応する外力の関係をマトリク

スで表すと以下のようになる． 

ە
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
۔

ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۓ

௜ܰ
ܳ௜௬
ܳ௜௭
௜௬ܯ

௜௭ܯ

௝ܰ

ܳ௝௬
ܳ௝௭
௝௬ܯ

௝௭ۙܯ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۘ

ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۗ

ൌ

ۏ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ۍ
ܣܧ
ܮ

0 0 0 0 െ
ܣܧ
ܮ

0 0 0 0

௭ܫܧ12
ଷܮ

0 0
௭ܫܧ6
ଶܮ

0
௭ܫܧ12
ଷܮ

0 0
௭ܫܧ6
ଶܮ

௬ܫܧ12
ଷܮ

௬ܫܧ6
ଶܮ

0 0 0 െ
௬ܫܧ12
ଷܮ

௬ܫܧ6
ଶܮ

0

௬ܫܧ4
ܮ

0 0 0 െ
௬ܫܧ6
ଶܮ

௬ܫܧ2
ܮ

0

௭ܫܧ4
ܮ

0 െ
௭ܫܧ6
ଶܮ

0 0
௭ܫܧ2
ܮ

ܣܧ
ܮ

0 0 0 0

௭ܫܧ12
ଷܮ

0 0 െ
௭ܫܧ6
ଶܮ

௬ܫܧ12
ଷܮ

െ
௬ܫܧ6
ଶܮ

0

௬ܫܧ4
ܮ

0

௭ܫܧ4
ܮ ے

ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ې

ە
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
۔

ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۓ
௜௫ݑ
௜௬ݑ
௜௭ݑ
௜௬ߠ
௜௭ߠ
௝௫ݑ
௝௬ݑ
௝௭ݑ
௝௬ߠ
௝௭ۙߠ

ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۘ

ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۗ

൅
௫ܨ
ܮ

ۏ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ۍ
0 0 0 0 0 0 0 0 0 0

6
5

0 0
ܮ
10

0 െ
6
5

0 0
ܮ
10

6
5

ܮ
10

0 0 0 െ
6
5

ܮ
10

0

2
15

ଶܮ 0 0 0 െ
ܮ
10

െ
ଶܮ

30
0

2
15

ଶܮ 0 െ
ܮ
10

0 0 െ
ଶܮ

30
0 0 0 0 0

6
5

0 0 െ
ܮ
10

6
5

െ
ܮ
10

0

2
15

ଶܮ 0

2
15

ےଶܮ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ې

ە
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
۔

ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۓ
௜௫ݑ
௜௬ݑ
௜௭ݑ
௜௬ߠ
௜௭ߠ
௝௫ݑ
௝௬ݑ
௝௭ݑ
௝௬ߠ
௝௭ۙߠ

ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۘ

ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۗ

 

(A.4.58)

右辺代 1 項の幾何学的非線形性を考慮しない場合の剛性マトリクスである．そのため，幾

何学的非線形性を考慮する場合には第 2 項のマトリクスを考慮する必要があり，このマト

リクスが幾何学的剛性マトリクスである． 

 

A.4.9. トラス要素の剛性マトリクス 

軸剛性は梁要素と同様であり，曲げ剛性は持たないため，その他の成分は 0 となる．した

がってトラス要素の剛性マトリクスは 

K ൌ
EA
L

ۏ
ێ
ێ
ێ
ێ
ۍ
1 0 0 െ1 0 0
0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0
െ1 0 0 1 0 0
0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0

	 	

ے
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ې

 (A.4.59)
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と表される． 

 

A.4.10. バネ要素の剛性マトリクス 

ばね要素の復元力は，各成分のばね定数とその成分に対応する相対変位または相対回転

角を乗じたものに等しい．したがって，ばね要素の剛性マトリクスは， 

K ൌ

ۏ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ۍ
݇ଵ െ݇ଵ

݇ଶ െ݇ଶ
⋱ ⋱

݇଺ െ݇଺
െ݇ଵ ݇ଵ

െ݇ଶ ݇ଶ
⋱ ⋱

െ݇଺ ݇଺ ے
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ې

 (A.4.60)

と表される． 

 

A.4.11. 質量マトリクス 

整合質量行列 

物体力と等価な節点力をܨ௣とすると， 

௣ܨ ൌ (A.4.61) ܸ݀࢖ࢀࡺ׬

と表される． 

慣性力は体積力でもあるから，  

ܸ݀࢖ ൌ െ
dଶݑ
ଶݐ݀

݀݉ (A.4.62)

よって， 

௣ܨ ൌ െࡺࢀࡺ׬
dଶߜ
ଶݐ݀

ܸ݀ߩ ൌ െࡹ
݀ଶߜ
ଶݐ݀

 (A.4.63)

よって，質量マトリクスは変位関数を用いて以下のように表される． 

ࡹ ൌ 	ܸ݀ߩࡺࢀࡺ׬

ൌ
ܮܣߩ
420

ۏ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ۍ
140 0 0 0 0 0 70 0 0 0 0 0
0 156 0 0 0 ܮ22 0 54 0 0 0 െ13ܮ
0 0 156 0 െ22ܮ 0 0 0 54 0 ܮ13 0

0 0 0
ܬ140
ܣ

0 0 0 0 0
ܬ70
ܣ

0 0

0 0 െ22ܮ 0 ଶܮ4 0 0 0 െ13ܮ 0 െ3ܮଶ 0
0 ܮ22 0 0 0 ଶܮ4 0 ܮ13 0 0 0 െ3ܮଶ

70 0 0 0 0 0 140 0 0 0 0 0
0 54 0 0 0 ܮ13 0 156 0 0 0 െ22ܮ
0 0 54 0 െ13ܮ 0 0 0 156 0 ܮ22 0

0 0 0
ܬ70
ܣ

0 0 0 0 0
ܬ140
ܣ

0 0

0 0 ܮ13 0 െ3ܮଶ 0 0 0 ܮ22 0 ଶܮ4 0
0 െ13ܮ 0 0 0 െ3ܮଶ 0 െ22ܮ 0 0 0 ଶܮ4 ے

ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ې

 (A.4.64)

集中質量行列 

梁要素の各節点に質量を均等に分配すると，質量行列は以下の式で表される． 
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ܯ ൌ
ܮܣߩ
2

ۏ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ێ
ۍ
1

1
1 0

0
0

0
1

1
1

0 0
0

0 ے
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ې

 (A.4.65)

 

A.4.12. 座標変換 

一般に，有限要素モデルはそれぞれの局所座標系ሺx, y, zሻをもつ多数の要素で構築される．

そのため，全体マトリクスを構築するためには全体座標系ሺܺ, ܻ, ܼሻに変換した要素剛性マト

リクスおよび要素質量行列を足し合わせる必要がある．この 2 つの座標系の関係は変換行

列によって以下のように表される． 

ە
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
۔

ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ଵݑۓ

௜

ଶݑ
௜

ଷݑ
௜

ଵߚ
௜

ଶߚ
௜

ଷߚ
௜

ଵݑ
௝

ଶݑ
௝

ଷݑ
௝

ଵߚ
௝

ଶߚ
௝

ଷߚ
௝
ۙ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۘ

ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۗ

ൌ

ۏ
ێ
ێ
ۍ
ࢋࢀ

ࢋࢀ
ࢋࢀ

ࢋࢀ

	

ے
ۑ
ۑ
ې

ە
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
۔

ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
തଵݑۓ

௜

തଶݑ
௜

തଷݑ
௜

ଵߚ̅
௜

ଶߚ̅
௜

ଷߚ̅
௜

തଵݑ
௝

തଶݑ
௝

തଷݑ
௝

ଵߚ̅
௝

ଶߚ̅
௝

ଷߚ̅
௝
ۙ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۘ

ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۖ
ۗ

 (A.4.66)

ここで，ࢋࢀは3 ൈ 3のマトリクスであり， 

ቊ
ݔ
ݕ
ݖ
ቋ ൌ ࢋࢀ ൝

ܺ
ܻ
ܼ
ൡ (A.4.67)

の関係がある． 

梁要素は 2 つの節点から軸方向が決まるが，軸周りの回転角については決定できない．そ

のため，コードアングル 6)を導入し，全体座標系における軸周りの回転角を定義する． 

コードアングルを用いると，変換行列は以下のように求めることができる．コードアングル

の定義の方法を以下に示す． 

(1) 梁要素のݔ軸が全体座標系のZ軸と平行でない場合， 

まず，図 A.4 のように部材の̅ݔ軸に垂直な平面݌を考える．次にこの平面݌上でݕݔ平面に
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平行なݕ′軸を考える．その後，部材̅ݔ軸とݕ′軸と右手系の関係をなすݖ′軸を考える．y′軸の正

の方向はݖ′軸の正の方向が全体座標系のݖ方向の値が増加するように定義する．平面݌上でݕ′

軸からyത軸へ図った角度ߠをコードアングルとする．コードアングルはݔ軸周りに右ねじの方

向を正とする. 

ࢋࢀ ൌ ൥
1 0 0
0 cos ߠ sin ߠ
0 െ sin ߠ cos ߠ

൩

ۏ
ێ
ێ
ێ
ێ
ۍ

݈௫ ݉௫ ݊௫
െ݉௫

ඥ݈௫ଶ ൅ ݉௫
ଶ

݈௫
ඥ݈௫ଶ ൅ ݉௫

ଶ
0

െ݊௫݈௫
ඥ݈௫ଶ ൅ ݉௫

ଶ

െ݉௫݊௫
ඥ݈௫ଶ ൅ ݉௫

ଶ

݈௫ଶ ൅ ݉௫
ଶ

ඥ݈௫ଶ ൅ ݉௫
ଶے
ۑ
ۑ
ۑ
ۑ
ې

 (A.4.68)

ここで，  

ܮ ൌ ට൫ ௝ܺ െ ௜ܺ൯
ଶ
൅ ൫ ௝ܻ െ ௜ܻ൯

ଶ
൅ ൫ ௝ܼ െ ܼ௜൯

ଶ
 

݈௫ ൌ
௝ܺ െ ௜ܺ

ܮ
, ݉௫ ൌ

௝ܻ െ ௜ܻ

ܮ
, ݊௫ ൌ

௝ܼ െ ܼ௜
ܮ

 

(A.4.69)

 

 

(2) 梁要素のݔ軸が全体座標系のZ軸と平行の場合， 

図 A.5 のように全体座標系のy軸から部材座標系のݖ軸へ図った角度ߠをコードアングル

とする．コードアングルは部材座標系のݔ軸周りに右ねじの方向を正とする． 

ࢋࢀ ൌ ൥
0 0 1

cos ߠ sin ߠ 0
െ sin ߠ cos ߠ 0

൩ (A.4.70)

よって， 

ߜ ൌ (A.4.71) ̅ߜࢀ

 

 図 A.4 コードアングルの定義(部材 x 軸が全体 z 軸と並行でない場合) 

ݔ

ݕ

ݖ

ݔ
ݔ̅

തݕ

̅ݖ

݌

′ݖ

′ݕ

ߠ
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とすると，全体座標系での要素剛性行列と要素質量行列は， 

ഥࡷ ൌ (A.4.72) ࢀࡷ்ࢀ

ഥࡹ ൌ (A.4.73) ࢀࡹ்ࢀ

と表される． 

 

A.4.13. 局所座標系の更新 

微小変位の仮定の下では局所座標系は常に一定であるが，大変形時には節点の変位に伴

う要素の長さや方向の変化が無視できない．このような幾何学的非線形性を考慮する場合，

局所座標系を各ステップで更新する必要がある 7)． 

初期の局所座標系をݔ଴, ,଴ݕ ଴とする．初期の局所座標系での現在のステップ݅端に対する݆ݖ

端の相対変位量をݑ௜௫, ,௜௬ݑ ௜௭とする．図 A.6ݑ のようにこの相対変位量を用いて初期の局所

座標系から現在の局所座標系への回転角度ߙ, 回転させるマトリクスߙ軸回りにݕ．を求めるߚ

をܴఈ，ݖ軸回りにߚ回転させるマトリクスをܴఉとすると， 

ܴఈ ൌ ൥
cos ߙ 0 sin ߙ
0 1 0

െ sinߙ 0 cos ߙ
൩ (A.4.74)

ܴఉ ൌ ൥
cos ߚ sin ߚ 0
െ sinߚ cos ߚ 0
0 0 1

൩ (A.4.75)

よって，初期の局所座標系から現在の局所座標系に変換するマトリクスをܴௗとすると， 

ܴௗ ൌ ܴఉܴఈ ൌ ൥
cos ߙ cos ߚ sin ߚ sin ߙ cos ߚ
െ cos ߙ sin ߚ cos ߚ െ sinߙ sin ߚ
െ sinߙ 0 cos ߙ

൩ (A.4.76)

とあらわされる． 

実際には部材軸回りにねじれが生じているためこの変換を行った座標系ݔᇱ, ,ᇱݕ における′ݖ

݅, ݆端のݔ′軸回りの回転角ߛ௜, ߛ௝を求め，両者の平均値ߛ ൌ ൫ߛ௜ ൅ ௝൯/2だけ回転することでねじߛ

れの補正を行う．この座標変換マトリクスは以下のように表される． 

 

 図 A.5 コードアングルの定義(部材 x 軸が全体 z 軸と並行の場合) 

തݕ

ݔ

ݕ

̅ݖ

ߠ
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ܴఊ ൌ ൥
1 0 0
0 cos ߛ sin ߛ
0 െ sin ߛ cos ߛ

൩ (A.4.77)

よって，全体座標系から初期の局所座標系への座標変換マトリクスをܴとすると，最終的

に全体座標系から現在の局所座標系への座標変換マトリクスܴ௠は以下のように表される． 

ܴ௠ ൌ ܴఊܴௗܴ (A.4.78)

 

 

 

 

 図 A.6 梁要素の初期の局所座標系から現在の変位場への変換 

ݔ

ݕ

ݖ

ߙ
ߚ

௝௫ݑ

௝௭ݑ

௝௬ݑ
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 運動方程式の解法 
 

 

ISAS では非線形系の運動方程式を解くために，増分系の Newmark-β 法を用いている．パ

ラメータߜ，ߚはそれぞれ，0.25，0.5 としている．以下にその詳細 2)を示す． 

時刻 t における質量マトリクス，減衰マトリクス，剛性マトリクスをそれぞれࡹ௧，࡯௧，ࡷ௧

とし，加速度ベクトルの増分，速度ベクトルの増分，変位ベクトルの増分，外力ベクトルの

増分をそれぞれࢁࢊሷ ௧，ࢁࢊ௧
ሶ  ．௧とすると，運動方程式は以下のように表されるࡲࢊ，௧ࢁࢊ，

௧ࢁࢊ௧ࡹ
ሷ ൅ ௧ࢁࢊ௧࡯

ሶ ൅ ௧ࢁࢊ௧ࡷ ൌ ୲ (B.1)ࡲࢊ

これを時刻 0 から t+ݐ߂まで積分すると， 

න ௧ࢁࢊ௧ࡹ
ሷ

௧ା୼௧

଴
൅ න ௧ࢁࢊ௧࡯

ሶ
௧ା୼௧

଴
൅ න ௧ࢁࢊ௧ࡷ

௧ା୼௧

଴
ൌ න ୲ࡲࢊ

௧ା୼௧

଴
 (B.2)

ここで， 

௧ࡱ ൌ න ௧ࢁࢊ௧ࡹ
ሷ

௧

଴
൅ න ௧ࢁࢊ௧࡯

ሶ
௧

଴
൅ න ௧ࢁࢊ௧ࡷ

௧

଴
 (B.3)

௧ା୼௧ࡲ ൌ න ୲ࡲࢊ
௧ା୼௧

଴
 (B.4)

とおくと， 

න ௧ሷࢁࢊ௧ࡹ
௧ା୼௧

଴
൅ න ௧ࢁࢊ௧࡯

ሶ
௧ା୼௧

଴
൅ න ௧ࢁࢊ௧ࡷ

௧ା୼௧

଴
൅ ௧ࡱ ൌ ௧ା୼௧ (B.5)ࡲ

ここで， 

௧ሷࢁ ൌ න ሷࢁࢊ ࢚
࢚

૙
 

ሶࢁ ௧ ൌ න ሶࢁࢊ ௧
௧

଴
 

௧ࢁ ൌ න ௧ࢁࢊ

௧

଴
 

Δࢁሷ ௧ ൌ න ሷࢁࢊ ௧
௧ା୼௧

௧
 

Δࢁሶ ௧ ൌ න ሶࢁࢊ ௧
௧ା௱௧

௧
 

Δࢁ௧ ൌ න ௧ࢁࢊ

௧ା௱௧

௧
 

(B.6)

とおくと，運動方程式は， 

ሷࢁ௧Δࡹ ௧ ൅ ሶࢁ௧Δ࡯ ௧ ൅ ௧ࢁ௧Δࡷ ൅ ௧ࡱ ൌ ௧ା௱௧ (B.7)ࡲ
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となる． 

この式を用いて，時刻 t における系の状態をもとに時刻ݐ ൅ Δݐにおける系の状態を求める．

具体的には以下の手順で計算する． 

 

ステップ 1 

時刻ݐ ൅ Δݐの荷重ベクトルࡲ௧ା୼௧を計算する． 

 

ステップ 2 

反復指標݅を 1 とし，時刻 t，第 1 反復における初期状態量を以下のように設定する． 

௧ࡷ
ሺଵሻ ൌ  ௧ࡷ

௧ࡱ
ሺଵሻ ൌ  ௧ࡱ

ሷࢁ ௧
ሺଵሻ ൌ ሷࢁ ௧ 

ሶࢁ ௧
ሺଵሻ ൌ ሶࢁ ௧ 

௧ࢁ
ሺଵሻ ൌ  ௧ࢁ

௧ࢽ
ሺଵሻ ൌ ૙ 

(B.8)

 

ステップ 3 

(1) ݅ ൌ 1 のとき 

時刻 ݐ ൅ Δݐの荷重ベクトル ௧ା௱௧ࡲ に対する加速度，速度，変位の増分ベクトル

ઢࢁሷ ௧
ሺଵሻ，ઢࢁሶ ௧

ሺଵሻ，ઢࢁ௧
ሺଵሻを求める． 

ሶࢁ ௧ା୼௧ ൌ ሶࢁ ௧ ൅ ൛ሺ1 െ ሷࢁሻߜ ௧ ൅ ሷࢁߜ ௧ା୼௧ൟΔݐ (B.9)

௧ା୼௧ࢁ ൌ ௧ࢁ ൅ ሶࢁ ௧Δݐ ൅ ൜൬
1
2
െ ሷࢁ൰ߚ ௧ ൅ ሷࢁߜ ௧ା୼௧ൠ Δݐଶ (B.10)

よって， 

Δࢁሶ ௧ ൌ ൛ࢁሷ ௧ ൅ ሷࢁΔߜ ௧ൟΔݐ (B.11)

Δࢁሷ ௧ ൌ
1

ଶݐΔߚ
ቊΔࢁ௧ െ ሶࢁ ௧Δݐ െ

Δݐଶ

2
ሷܷ ௧ቋ (B.12)

と表せる． 

これを式に代入し，ࢁ߂ሶ ሷࢁ߂，࢚ ௧を消去すると， 

൬ࡷ௧ ൅
1

ଶݐΔߚ
ࡹ ൅

ߜ
ݐߚ
௧ࢁ൰Δ࡯

ൌ ௧ା୼௧ࡲ െ ௧ࡱ ൅ࡹ൬
1
ݐΔߚ

ሷࢁ ௧ ൅
1
ߚ2

ሷࢁ ௧൰ ൅ ࡯ ൜
ߜ
ߚ
ሶࢁ ௧ ൅ ൬

ߜ
ߚ2

െ 1൰Δࢁݐሶ ௧ൠ 
(B.13)

この式からΔࢁ௧を求め，式に代入することで，Δࢁሶ ௧，Δࢁሷ ௧を求める． 

(2) ݅ ൒ 2のとき 

第 i 次の残差ベクトル ௧ࢽ
ሺ௜ሻ に対する変位，速度，加速度の補正増分ベクトル
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௧ࢁ߂
ሺ௜ሻ，Δࢁሶ ௧

ሺ௜ሻ，ࢁ߂ሷ ௧
ሺ௜ሻを以下の式から求める． 

൬ࡷ௧ ൅
1

ଶݐΔߚ
ࡹ ൅

ߜ
ݐߚ
௧ࢁ൰Δ࡯

ሺ௜ሻ ൌ ௧ߛ
ሺ௜ሻ 

Δࢁሷ ௧
ሺ௜ሻ ൌ

1
ଶݐΔߚ

Δࢁ௧
ሺ௜ሻ 

Δࢁሶ ௧
ሺ௜ሻ ൌ ሷࢁΔݐΔߜ ௧

ሺ௜ሻ 

(B.14)

 

ステップ 4 

第݅ ൅ 1次の変位，速度，加速度ベクトルを計算する． 

Δࢁ௧
ሺ௜ାଵሻ ൌ Δࢁ௧

ሺ௜ሻ ൅ Δࢁ௧
ሺ௜ሻ 

Δࢁሶ ௧
ሺ௜ାଵሻ ൌ Δࢁሶ ௧

ሺ௜ሻ ൅ Δࢁሶ ሶ௧
ሺ௜ሻ 

Δࢁሷ ௧
ሺ௜ାଵሻ ൌ Δࢁሷ ௧

ሺ௜ሻ ൅ Δࢁሷ ௧
ሺ௜ሻ 

(B.15)

 

ステップ 5 

残差力ベクトルを次式から計算する 

௜ࢽ
ሺ௜ାଵሻ ൌ Σ ቀࡷ௧

ሺ௜ሻࢁ߂௜
ሺ௜ሻ െ ௞ࢌ߂

ሺ௜ሻቁ (B.16)

ここで，ࢌ߂௞
ሺ௜ሻは݅次増分変位ࢁ߂௜

ሺ௜ሻによる要素の部材力増分である． 

 

ステップ 6 

第݅ ൅ 1次の負担力ベクトルを次式より求める． 

(1) ݅ ൌ 1のとき 

௧ࡱ
ሺ௜ାଵሻ ൌ ௧ା୼௧ࡲ െ ௧ࢽ

ሺ௜ାଵሻ (B.17)

(2) ݅ ൒ 2のとき 

௧ࡱ
ሺ௜ାଵሻ ൌ ௧ࡱ

ሺ௜ሻ ൅ ௧ࢽ
ሺ௜ሻ െ ௧ࢽ

ሺ௜ାଵሻ (B.18)

 

ステップ 7 

不釣り合い力の平衡をとる収束判定を行う． 

ここで，ߝଵ，ߝଶは収束判定誤差，ߜଵ，ߜଶは計算打ち切り誤差とする． 

(i) 収束 

ቛࢽ௧
ሺ௜ାଵሻቛ ൏ ଵ (B.19)ߝ

または， 

ቛ࢚ࢽ
ሺ௜ାଵሻቛ ൏ ଶߝ ⋅ ௧ା୼௧ࡲ‖ െ ௧‖ (B.20)ࡱ

であるならば，ステップ 9 に進む． 



Appendix B 運動方程式の解法 

120 

 

(ii) 反復続行 

ቛࢽ௧
ሺ௜ାଵሻቛ ൐ ଵ (B.21)ߝ

かつ 

ቛ࢚ࢽ
ሺ௜ାଵሻቛ ൐ ଶߝ ⋅ ௧ା୼௧ࡲ‖ െ ௧‖ (B.22)ࡱ

かつ 

i ൑指定最大反復回数 (B.23)

であるならばステップ 8 に進む． 

(iii) 収束しない場合 

(i)，(ii)以外の場合は， 

ቛࢽ௧
ሺ௜ାଵሻቛ ൏ ଵ (B.24)ߜ

または， 

ቛ઻୧
ሺ௜ାଵሻቛ ൏ ଶߜ ⋅ ௧ା୼௧ࡲ‖ െ ௧‖ (B.25)ࡱ

であるならば，ステップ 9 に進む． 

それ以外の場合は計算を中止する． 

 

ステップ 8 

新たに剛性マトリクスを作り直し，݅ ൌ ݅ ൅ 1としてステップ 3 に戻る． 

 

ステップ 9 

時刻ݐ ൅ Δݐにおける状態量を次式より求める． 

ሷࢁ ௧ା୼௧ ൌ ሷࢁ ௧
ሺ௜ାଵሻ 

ሶࢁ ௧ା୼௧ ൌ ሶࢁ ௧
ሺ௜ାଵሻ 

௧ା୼௧ࢁ ൌ ௧ࢁ
ሺ௜ାଵሻ 

௧ା୼௧ࡱ ൌ ௧ࡱ
ሺ௜ାଵሻ 

(B.26)

時刻ݐをݐ߂だけ進め，ステップ 1 に戻る． 
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 多点異入力問題の定式化 
 

 

 実計測との動的応答の妥当性を検証する動的解析では，各基部で観測された加速度を入

力して地震応答を求めている．ここでは，多点異入力問題の定式化 1)を示す． 

 構造物の絶対変位ࢄଵは境界部に生じる絶対変位ࢄଶによって生じる構造物の絶対変位ࢄ଴と

この変位に対する相対変位܇を用いて以下の式で表される． 

ଵࢄ ൌ ଴ࢄ ൅ (C.1) ࢅ

構造物に対する外力ࡼଵと変位࢛ଵ，境界に生じる反力ࡼଶと変位࢛ଶの関係は 

൜
ଵࡼ
ଶࡼ
ൠ ൌ ൤

ଵଵࡷ ଵଶࡷ
ଶଵࡷ ଶଶࡷ

൨ ቄ
࢛ଵ
࢛ଶ
ቅ (C.2)

と表される． 

ここで， 

 ଵଵ：構造物の剛性と構造物と境界間の剛性の和ࡷ

ଵଶࡷ ൌ  ଶଵ：構造物と境界間の剛性ࡷ

 ଶଶ：境界より外側の剛性ࡷ

である． 

図より，構造物に作用する外力ࡼଵ ൌ 0，࢛ଶ ൌ ଶにおける構造物に生ࢄଶとすると，境界変位ࢄ

じる変位ܝଵ ൌ ଴は第܆ 1 行から以下の式で求められる． 

଴ࢄ ൌ െࡷଵଵ
ିଵࡷଵଶࢄଶ ൌ ଶ (C.3)ࢄࡿ

また，運動方程式は， 

൜ࡹଵࢄሷ ଵ
ଶࡼ

ൠ ൅ ൤
ଵଵ࡯ ଵଶ࡯
ଶଵ࡯ ଶଶ࡯

൨ ቊ
ሶࢄ ଵ
ሶࢄ ଶ
ቋ ൅ ൤

ଵଵࡷ ଵଶࡷ
ଶଵࡷ ଶଶࡷ

൨ ൜
ଵࢄ
ଶࢄ
ൠ ൌ ቄ0

0
ቅ (C.4)

ここで， 

 ଵଵ：構造物の減衰と構造物と境界間の減衰の和࡯

ଵଶ࡯ ൌ  ଶଵ：構造物と境界間の減衰࡯

 ଶଶ：境界より外側の減衰࡯

1 行目より，構造物のつり合い式は 

ሷࡹ ሷࢄ ଵ ൅ ሶࢄଵଵ࡯ ଵ ൅ ଵࢄଵଵࡷ ൌ െ࡯ଵଶࢄሶ ଶ െ ଶ (C.5)ࢄଵଶࡷ

 この式で，境界部の変位ࢄଶおよび速度ࢄሶ ଶを与えれば構造物の絶対座標系の応答が得られ

る．しかし，観測では加速度応答しか得られていない．そのため，この式を加速度を入力と

する式に変形する必要がある．式(1)のࢄ଴を式(3)に代入し，式(5)に代入すると， 

ሷࢅଵࡹ ൅ ሶࢅଵଵ࡯ ൅ ࢅଵଵࡷ ൌ െࡹଵࢄࡿሷ ଶ െ ሶࢄࡿଵଶ࡯ ଶ െ ሶࢄଵଶ࡯ ଶ (C.6)

 減衰のメカニズムは複雑であるが，ここで，減衰が剛性に比例すると仮定すると， 

ሶࢄࡿଵଶ࡯ ଶ ൌ െ࡯ଵଵࡷଵଵ
ିଵࡷଵଶࢄሶ ଶ ൌ െ࡯ଵଵ࡯ଵଵ

ିଵ࡯ଵଶࢄሶ ଶ ൌ െ࡯ଵଶࢄሶ ଶ (C.7)
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この式を式(6)に代入すると，加速度を入力としたつり合い式が得られる． 

ሷࢅଵࡹ ൅ ሶࢅଵଵ࡯ ൅ ࢅଵଵࡷ ൌ െࡹଵࢄࡿሷ ଶ (C.8)

 

 

 

 
 図 C.1 多点異入力の模式図 1) 
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 System Realization Using 

Information Matrix(SRIM) 
 

 

ここでは，本研究で用いたシステム同定手法である System Realization Using Information 

Matrix (SRIM)の詳細 8)について述べる． 

ܰ自由度の線形時不変粘性減衰系のシステムの動的応答は以下の状態方程式で表される． 

࢞ሺ݇ ൅ 1ሻ ൌ ሺ݇ሻ࢞࡭ ൅ ሺ݇ሻ (D.1)࢛࡮

࢟ሺ݇ሻ ൌ ሺ݇ሻ࢞ࡾ ൅ ሺ݇ሻ (D.2)࢛ࡰ

ここで，࢞ሺ݇ሻは݊ ൈ 1の時刻݇における状態ベクトル，࢛ሺ݇ሻはݎ ൈ 1のݎ個の入力に対応する入

力ベクトル，࢟ሺ݇ሻは݉ ൈ 1の݉個の観測点に対応する出力ベクトルである．システムマトリ

クス࡮,࡭, ,࡯  ．は入力と出力データから決定される未知ベクトルであるࡰ

ここで，ࡰ,ࡾ,࡮,࡭はそれぞれ2ܰ ൈ 2N，2ܰ ൈ ݉，ݍ ൈ 2ܰ，݉ ൈ  ，の行列でありݍ

࡭ ൌ e࡭ౙ୼௧,	 	 ࡮ ൌ ቈන ݁ሾ࡭೎ሿఛᇱd߬′
୼௧

଴
 ୡ቉࡮

ࡾ ൌ 	ࡷଵିࡹሾെࡸ െିࡹଵ࡯ሿ, ࡰ ൌ  ଵିࡹࡸ

(D.3)

は入力影響マトリクスであり，式(1)におけるシステム行列࡮，はシステムマトリクス࡭

は入力と出力データから決定される未知ベクトルである．式(1)を以下のように書ࡰ,ࡾ,࡮,࡭

き換える． 

ሺ݇ሻ࢖࢟ ൌ ௣൧࢞ሺ݇ሻࡻൣ ൅ ௣ሺ݇ሻ (D.4)ࢠ௣൧ࢀൣ

ここで，࢟௣ሺ݇ሻ，ࢠ௣ሺ݇ሻ，ൣࡻ௣൧，ൣࢀ௣൧は以下のように定義される． 

௣ሺ݇ሻܡ ൌ ሾݕሺ݇ሻ	 	 	 	 ሺ݇ݕ ൅ 1ሻ ሺ݇ݕ ൅ 2ሻ ⋯ ሺ݇ݕ ൅ ݌ െ 1ሻሿ୘ (D.5)

௣ሺ݇ሻࢠ ൌ ሾݖሺ݇ሻ	 	 	 	 ሺ݇ݖ ൅ 1ሻ ሺ݇ݖ ൅ 2ሻ ⋯ ሺ݇ݖ ൅ ݌ െ 1ሻሿ୘ (D.6)

௣൧ࡻൣ ൌ ሾࡾ	 	 	 	 ࡭ࡾ ૛࡭ࡾ ⋯ ૚ሿ୘ (D.7)ି࢖࡭ࡾ

௣൧ࢀൣ ൌ

ۏ
ێ
ێ
ێ
ۍ

ࡰ
࡮ࡾ ࡰ
࡮࡭ࡾ ࡮ࡾ ࡰ
⋮ ⋮ ⋮ ⋱

࡮௣ିଶ࡭ࡾ ࡮௣ିଷ࡭ࡾ ࡮௣ିସ࡭ࡾ ⋯ ےࡰ
ۑ
ۑ
ۑ
ې

 (D.8)

行列ൣࡻ௣൧ ∈ Թ௣௠ൈଶேは可観測行列，行列ൣࢀ௣൧ ∈ Թ௣௠ൈ௣௤はシステムのマルコフパラメータから

成るテプリッツ行列である． 

௣൧ሺ݉ࡻൣ ൅ 1: ,݉݌ : ሻ ൌ ሾࡾ ࡭ࡾ ଶ࡭ࡾ ⋯ ୮ିଵሿ୘ (D.9)࡭ࡾ

:௣൧ሺ1ࡻൣ ሺ݌ െ 1ሻ݉, : ሻ ൌ ሾࡾ ࡭ࡾ ଶ࡭ࡾ ⋯ ୮ିଶሿ୘ (D.10)࡭ࡾ

式(6a)から状態マトリクス࡭を抽出すると， 

࡭ ൌ ௣ࡻൣ
∗ ൧ሺ1: ሺ݌ െ 1ሻ݉, : ሻൣࡻ௣൧ሺ݉ ൅ 1: ,݉݌ : ሻ (D.11)
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ここで，＊は擬似逆行列を表す．式(6)と式(7)から，整数݌はൣࡻ௣൧ሺ݉ ൅ 1: ,݉݌ : ሻのランクが 2N

以上となるように選択される．すなわち，݌ ൒ 2ܰ/m ൅ 1である．式(7)はシステム行列 A の

同定前の状態を表し，観測行列ൣࡻ௣൧を決定しなければならない．そのため，式(4)のベクトル

方程式を次のように拡張する． 

࢟௣ሺ݇ሻ ൌ ሺ݇ሻࢄ௣൧ࡻൣ ൅ ௣൧ሺ݇ሻ (D.12)ࢆ௣൧ൣࢀൣ

ここで， 

ሺ݇ሻࢄ ൌ ሾݔሺ݇ሻ ሺ݇ݔ ൅ 1ሻ ⋯ ሺ݇ݔ ൅ ݏ െ 1ሻሿ (D.13)

ሾࢅ௣ሿ ൌ ൦

ሺ݇ሻݕ ሺ݇ݕ ൅ 1ሻ ⋯ ሺ݇ݕ ൅ ݏ െ 1ሻ
ሺ݇ݕ ൅ 1ሻ ሺ݇ݕ ൅ 2ሻ ⋯ ሺ݇ݕ ൅ ሻݏ

⋮ ⋮ ⋱ ⋮
ሺ݇ݕ ൅ ݌ െ 1ሻ ሺ݇ݕ ൅ ሻ݌ ⋯ ሺ݇ݕ ൅ ݌ ൅ ݏ െ 2ሻ

൪ (D.14)

ሾࢆ௣ሿ ൌ ൦

ሺ݇ሻݖ ሺ݇ݖ ൅ 1ሻ ⋯ ሺ݇ݖ ൅ ݏ െ 1ሻ
ሺ݇ݖ ൅ 1ሻ ሺ݇ݖ ൅ 2ሻ ⋯ ሺ݇ݖ ൅ ሻݏ

⋮ ⋮ ⋱ ⋮
ሺ݇ݖ ൅ ݌ െ 1ሻ ሺ݇ݖ ൅ ሻ݌ ⋯ ሺ݇ݖ ൅ ݌ ൅ ݏ െ 2ሻ

൪ (D.15)

今，入力ࢠ，出力࢟，状態ベクトル࢞の相関をࡾ௬௬，ࡾ௭௭，ࡾ௫௫，ࡾ௬௭，ࡾ௬௫，ࡾ௫௭と定義すると，

ݏ௣の相関は十分大きな整数࡮௣と࡭ ൌ ݈ െ ௔௕ࡾを用いて݌ ൌ ሺ1/ݏሻ࡭௣ሺ݇ሻ࡮௣
୘ሺ݇ሻと表される．観測

行列ൣࡻ௣൧は入力-出力行列の相関を用いて得ることができる． 

௛௛ࡾ ൌ ෡௫௫୘ࡾ௣൧ࡻൣ  (D.16)

 ௫௫はࡾ௛௛とࡾ

௛௛ࡾ ൌ ௬௬ࡾ െ ௬௭୘ࡾ௭௭ିଵࡾ௬௭ࡾ  (D.17)

෡௫௫ࡾ ൌ ௫௫ࡾ െ ௫௭୘ࡾ௭௭ିଵࡾ௫௭ࡾ  (D.18)

 ．௛௛は入力と出力の相関マトリクスにのみ依存し，地震観測から全て得ることができるࡾ

式(10)の行列ൣࡻ௣൧解はࡾ௛௛を特異値分解を用いることで 3 つのマトリクスに因数分解するこ

とができる．この分解では，最初の行列ࡾ௛௛の最初の݉݌ ൈ ሺ݌ െ 1ሻ݉の要素だけ用いられる．

そのため，分解は次のように表される． 

:௛௛ሺࡾ ,1: ሺ݌ െ 1ሻ݉ሻ ൌ ୘ࢂ઱૛ࡴ ൌ ሾࡴഥଶே ഥ଴ሿࡴ ቈ
ଶேࢳ
૛ 0ଶேൈ௡బ

0௠బൈଶே 0௠బൈ௡బ
቉ ቈ
ଶேࢂ
୘

଴ࢂ
୘ ቉ ൌ ଶேࢳഥଶே̅ࡴ

ଶ ଶேࢂ
୘  (D.19)

式(12)で，݊଴は特異値が 0 の数を表し，ࢂ଴の列数である．݉଴はࡴഥଶேの行に直行しているࡴഥ଴

の行の数である．ノイズが含まれたデータでは，非零の特異値がある．もし切り捨てられた

特異値がない場合，݉ ൌ ݉଴となる．切り捨てられた特異値がある場合，݉଴は切り捨てられ

た特異値の状態の合計となる．そのため，この分解法は少なくともࡴഥ଴の݉列がࡴഥଶேに直行し

ていることを保証する．結果として，式(10)の因数分解の手順は以下のようになる． 

:௛௛ሺࡾ ,1: ሺ݌ െ 1ሻ݉ሻ ൌ ଶேࢳഥଶேࡴ
૛ ଶேࢂ

୘ ൌ ෡௫௫୘ࡾ௣൧ࡻൣ ௣൧ࡻൣ
୘
ሾ: ,1: ሺ݌ െ 1ሻ݉ሿ (D.20)

最終的に，式(13)から観測行列は以下のように得られる． 

௣൧ࡻൣ ൌ ഥଶே (D.21)ࡴ

෡௫௫୘ࡾ ௣൧ࡻൣ
୘
ሾ: ,1: ሺ݌ െ 1ሻ݉ሿ ൌ ଶேࢳ

૛ ଶேࢂ
୘  (D.22)

観測行列を得ることで，式(7)からシステム行列࡭を，式(5c)からࡾを推定することができる．
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構造系のモーダルパラメータは行列࡭の特異値問題，すなわちࢶ࡭෡ ൌ ෡を解くことによってࢶ෩ࢫ

推定することができる． 

ここで，ࢫ෩とࢶ෡はそれぞれ行列࡭の固有値と固有ベクトルである．よって，固有振動数とモー

ド減衰比は以下の式で求められる． 

߱௜ ൌ ඥReሺߣ௜ሻଶ ൅ Imሺߣ௜ሻଶ (D.23)

ζ୧ ൌ െ
Reሺߣ௜ሻ

߱௜
 (D.24)

モード形状は z 領域の固有ベクトルを座標変換することで求められる． 

ࢶ ൌ ෡ࢶࡾ  (D.25)
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 入力地震動のノイズ除去 
 

 

 観測された地震動には局所的なノイズが含まれていることがある．横浜ベイブリッジの

基部の計測データのうち，K2 における加速度応答にノイズが確認された．一例して，本震

において P1 橋脚基部上部 K2 で観測された鉛直方向の加速度を図 E.1 に示す．地震動の 0

秒～50 秒の間と 500 秒～520 秒の間にスパイク状の応答がみられる．主塔のウインドタン

グ位置のセンサでもウインド沓との衝突による周期的なスパイク上の応答が見られたが，

基部で観測されたこのような応答は小振幅時において発生していること，ウインドタング

で見られた衝突応答のようなスパイク応答が発生する物理的要因が基部では考えられない

ことから，本研究では基部のスパイク状の応答は電気的なノイズであると考えた．地震応答

解析においてこのような波形を直接入力した場合，地震動の初期において含まれているノ

イズによりインパルス加振され，その後の系の応答に影響を与え，結果として観測結果と異

なる応答を与える．そのため，地震応答解析に用いる前にあらかじめノイズを除去する必要

がある． 

 ノイズを除去する手法の一つとしてフィルタを用いた方法があげられる．スパイク上の

応答は高周波成分であり，ローパスフィルタにより適切なカットオフ周波数を設定すれば

ノイズが除去できると考えられる．図 E.2 にカットオフ周波数を変化させてローパスフィ

ルタを適用した時の加速度応答の比較を示す．ノイズが除去できるようにカットオフ周波

数を低く設定するとノイズに起因しない低周波応答を除去してしまって応答を過小評価し

 

図 E.1  P1 橋脚基部上部 K2 で観測された鉛直方向加速度 
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てしまう．一方，ノイズに起因しない低周波応答を除去しないようにカットオフ周波数を高

く設定するとノイズが除去できない．このように，フィルタを用いた場合には全時間領域に

わたって加速度を変化させてしまう．そこで，ノイズが発生している時間領域に対して加速

度応答の値や変化量などの特徴的な値を算出し，閾値を用いてノイズの判定を行い，ノイズ

と判定されたデータの削除を行った．さらに，削除したデータの前後を線形で補完すること

 

(a) カットオフ周波数 2Hz 

 

(b) カットオフ周波数 5Hz 

 

(c) カットオフ周波数 10Hz 

 図 E.2 フィルタの有無による加速度応答の比較 
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によって観測応答をできるだけ変化させることなくノイズのみを除去することを試みた．

以下にその具体的な手法を示す． 

(1) ノイズのインデックスの抽出 

スパイク上のノイズが発生している場合，加速度が急激に変化する．しかし，単に加速度

の急激な変化のみでノイズの判定をした場合，ノイズに起因しない応答をノイズと判定し

てしまう．そこで，加速度応答の絶対値も併せて閾値を定めることでノイズの判定を行う．

また，ノイズによる加速度応答の絶対値が大きい場合，連続的にノイズが発生し，直前のノ

イズのデータとの差分をとると加速度は急激に変化はしていないが，加速度の絶対値は高

いという特徴が見られた．そのため，明らかに大きな加速度が見られた場合には，加速度の

変分によらずノイズと判定した． 

ノイズが発生している領域において 

ሷݔ| ሺ݇ሻ െ ሷሺ݇ݔ െ 1ሻ| ൐ ሷ௧௛ (E.1)ݔ݀

|ሷሺ݇ሻݔ| ൐ ሷ௧௛ଵ (E.2)ݔ

または 

|ሷሺ݇ሻݔ| ൐ ሷ௧௛ଶ (E.3)ݔ

ただし，xሷ ௧௛ଵ ൏  ሷ௧௛ଶݔ

を満たす加速度応答をノイズと判定し，ܦܫሺ݅ሻ ൌ ݇とする． 

式(E.1)および式(E.2)は加速度の絶対値が大きく，かつ加速度が瞬時的に大きく変化して

いるものをノイズと判定している． 

また，式(E.3)では加速度が一定値より大きければ前後関係によらず無条件にノイズと判

定している． 

(2)ノイズの部分の線形補間 

ノイズと判定されたインデックスに対して， 

ሺ݅ܦܫ ൅ 1ሻ െ ሺ݅ሻܦܫ ൌ 1 (E.4)

を満たすものを探索することで連続してノイズと判定されているデータを抽出し，そのデ

ータを削除する．削除したデータの前後のデータxሺܦܫሺ݅ሻ െ 1ሻおよびxሺܦܫሺ݅ ൅ 1ሻ െ 1ሻ，(ただ

しܦܫሺ݅ ൅ 1ሻ െ ሺ݅ሻܦܫ ൌ 1)を線形補完することでノイズを除去したデータとする． 

ここで，ノイズの判定を行う領域は観測データを目視で確認した．その結果，本震では 0

～50 秒および 250 秒～600 秒，余震 1 では 0～20 秒および 150～480 秒，余震 2～9 につい

ては全領域をノイズの判定に用いた． 

また，閾値に用いた加速度の変分݀ݔሷ௧௛，および加速度ݔሷ௧௛ଵ, ሷ௧௛ଶは表 E.1ݔ のように定めた． 

以上の条件の下でノイズの除去を行った結果を図 E.3～12 に示す．図よりいずれの波形に

おいてもスパイク上のノイズの除去に成功している． 
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表 E.1 ノイズ除去に用いた閾値 

 ሷ௧௛ଶሾgalሿݔ ሷ௧௛ଵሾgalሿݔ ሷ௧௛ሾgalሿݔ݀ 

本震 1 2 10 

余震 1 1 2 10 

余震 2～9 1 2 12 

 
(a) 橋軸方向加速度 

 
(b) 橋軸直角方向方向加速度 

 
(c) 鉛直方向加速度 

 図 E.3 本震における K2 の加速度応答 
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(a) 橋軸方向加速度 

(b) 橋軸直角方向加速度 

(c) 鉛直方向加速度 

 図 E.4 余震 1 における K2 の加速度応答 
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(a) 橋軸方向加速度 

(b) 橋軸直角方向加速度 

(c) 鉛直方向加速度 

 図 E.5 余震 2 における K2 の加速度応答 
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(a) 橋軸方向加速度 

 
(b) 橋軸直角方向加速度 

 
(c) 鉛直方向加速度 

 図 E.6 余震 3 における K2 の加速度応答 
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(a) 橋軸方向加速度 

 
(b) 橋軸直角方向加速度 

 
(c) 鉛直方向加速度 

 図 E.7 余震 4 における K2 の加速度応答 
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(a) 橋軸方向加速度 

 
(b) 橋軸直角方向加速度 

 
(c) 鉛直方向加速度 

 図 E.8 余震 5 における K2 の加速度応答 
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(a) 橋軸方向加速度 

 
(b) 橋軸直角方向加速度 

 

(c) 鉛直方向加速度 

 図 E.9 余震 6 における K2 の加速度応答 
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(a) 橋軸方向加速度 

 
(b) 橋軸直角方向加速度 

 
(c) 鉛直方向加速度 

 図 E.10 余震 7 における K2 の加速度応答 
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(a) 橋軸方向加速度 

 
(b) 橋軸直角方向加速度 

 
(c) 鉛直方向加速度 

 図 E.11 余震 8 における K2 の加速度応答 
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(a) 橋軸方向加速度 

 
(b) 橋軸直角方向加速度 

 
(c) 鉛直方向加速度 

 図 E.12 余震 9 における K2 の加速度応答 
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 端橋脚ウインドタングにお

ける衝突力と耐力の比較 
 

 

本研究では主塔側のウインドタングの損傷およびタワーリンクの脱落について検討して

いるが，端橋脚のウインドタングに発生する衝突力と耐力の比較により主塔側と端橋脚側

のウインドタングのどちらの損傷が先行するかについても分析している． 

図 F.1(a)に各地震動における端橋脚側のウインドタングに発生した衝突力と耐力の比較を

示す．図より，タイプ 1 地震動および一部のタイプ 2 地震動で端橋脚を上回る衝突力が発

生することが分かる．次式からウインドタングの耐力超過率ݎを計算し，主塔側と端橋脚側

のウインドタングで比較した． 

ݎ ൌ
௠ܨ
௖ܨ
െ 1 (F.1)

ここで， 

 ௠: 最大衝突力ܨ

 ௖: ウインドタングの耐力ܨ

である． 

各地震動における主塔側と端橋脚側のウインドタングの耐力超過率の比較を図 F.1(b)に

示す．図より，端橋脚側に比べて主塔側のウインドタングの耐力超過率がはるかに大きい．

道路橋示方書で規定されているタイプ 1 地震動では長周期成分を過大に評価していること

を考慮すると，長周期成分が現実的である耐震補強設計時の地震動および道路橋示方書の

タイプ 2 地震において主塔側のウインドタングが損傷し，端橋脚側のウインドタングに比

べ詳細に分析する必要がある． 

 

(a) 端橋脚の衝突力と耐力の比較 (b) 主塔側と端橋脚側ウインドタングの耐力

超過率の比較 

 図 F.1 ウインドタングにおける衝突力および耐力超過率の比較 
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