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1. はじめに 
 
 鋼製橋脚における耐震性能照査を実施する際の解

析モデルは，道路橋示方書1)で示されている梁モデ

ル(M-Φモデル)が基本として用いられているが，日

本鋼構造協会2)，土木学会3)からはファイバーモデル

(以降，FBモデルと略す)による照査方法も提案され

ている．FBモデルでは，部材断面を微小要素に分割

し，その垂直応力と垂直ひずみの関係(σ-ε関係)を定

義し，これを基に計算を行うことで，軸力変動や2
軸曲げの影響が考慮可能となる．また，大変形の挙

動に対しては，幾何学的非線形を考慮する必要があ

るが，幾何学的非線形が考慮可能な解析プログラム

として，SeanFEM4)等のプログラムが使用されるよ

うになってきている．解析プログラムの多様化によ

り，解析精度の向上が期待されているが，これらの

モデル化の違いにより得られる結果の違いについて，

把握しておくことは重要である．以上を踏まえ，本

研究では，都市高速道路で標準的に用いられている

鋼製門型ラーメン橋脚に対して，M-Φモデル(部材

非線形)，FBモデル1(材料非線形)，FBモデル2(材料

非線形，幾何学的非線形)のモデルで解析を実施し，

解析モデルの違いによる地震応答解析の検証を実施

した．解析コードには，M-ΦモデルとFBモデル1は，

TDAPⅢを，FBモデル2はSeanFEMを用いた． 
  
2. 対象構造物 
 
 対象構造物は，首都高速道路の既設鋼製橋脚とし

た(図-1)．ここで，既設橋脚は左右非対称の門型ラ

ーメン鋼製橋脚であるが，検討においてはモデルの

単純化を目的とし，片側の柱の諸元を左右の柱に適

用することとした．梁，支承配置についても同様に

モデル化した．また，実構造物においては柱基部に

充填コンクリートが施されているが，本解析では未

充填とした．なお，鋼製橋脚の材質はSM490Y材で

ある． 
  
3. 解析条件 
 
 解析モデルにおいて，柱下端の境界条件は基礎ば

ねは考慮せずに，完全固定条件とした．解析は固有

値解析，プッシュオーバー解析，動的解析の3種類

の解析ケースを検討した．動的解析に用いる加速度

波形は，道路橋示方書1)に示される標準加速度波形

のうち，L2地震のⅢ種地盤－タイプⅡ－第1波とした．

要素分割は，各モデルで統一し，塑性ヒンジが発生

すると考えられる範囲(柱上下端，梁の左右端)は5分
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割，400mm程度とした．FBモデル1とFBモデル2に
おける断面の分割数は，板厚方向は1分割，板幅方

向は10分割，縦リブは2分割とした．上部構造は重

量のみを，慣性力作用位置に質点として考慮した．

なお，梁と柱の交差点(隅角部)および橋脚の横梁か

ら慣性力作用位置の間については剛性の高い梁要素

でモデル化した．鋼材の非線形性は，2次勾配を初

期勾配の1/100としたバイリニア型の骨格曲線で評

価し，材料の構成則は移動硬化則を用いた．加振方

向は橋軸直角方向とした．  
 
4. 固有値解析の比較 
 
 橋軸直角方向の1次モードの固有振動数並びに固

有周期を表-1に示す．なお，FBモデル1では，ウェ

ブとフランジの板幅方向の分割数を10としたケース

に加え20分割としたケースについても実施した．固

有値解析の結果，M-ΦモデルとFBモデル1では周期

は一致した．ただし，FBモデル2は，M-Φモデルや

FBモデル1に比べ，やや長い周期となった．引き続

き精査は必要であるが，幾何学的非線形の影響によ

ることが推測される．また，FBモデル1の分割数の

違い(10分割と20分割)による固有周期の差はほぼな

く，10分割以上であれば同等の固有周期が得られる

ものと考えられる． 
 
5. プッシュオーバー解析結果の比較 
 
 水平震度と左梁先端位置における水平変位の関係

を図-2に示す．プッシュオーバー解析は，初めに死

荷重による自重解析を行い，次に地震時の慣性力を

水平方向に一様震度で作用させた．加振方向は紙面

の左側から右側である．M-ΦモデルとFBモデル1で
初期の勾配は合致しているが，M-φモデルの方が水

平変位の急増する点がFBモデル1に比べ小さい震度

となっている．FBモデル2は，FBモデル1と同程度

であるものの，初期勾配がやや小さく合致していな

い．固有周期がやや長い周期となっていることと同

様の傾向を示す．次に，降伏する部位と順序を比較

すると，M-ΦモデルとFBモデル1,2で，異なってい

る．M-Φモデルでは，①左柱基部→②右梁→③右柱

基部→④左柱上部→⑤左梁→⑥右柱上部の順で降伏

する．FBモデル1およびFBモデル2では，①右梁→
②右柱基部→③左柱基部→④左梁→⑤左柱上部→⑥

右柱上部の順で降伏する．これは，M-Φモデルでは

軸力変動が考慮できないのに対して，FBモデル1お
よびFBモデル2では軸力変動が考慮されており，部

 
図-1 解析対象橋脚 

表-1 固有周期の比較 

検討ケース 解析コード 振動数(Hz) 周期(s)
M-Φモデル TDAPⅢ 2.179 0.459

FBモデル1(10分割) TDAPⅢ 2.179 0.459
FBモデル1(20分割) TDAPⅢ 2.183 0.458

FBモデル2 SeanFEM 2.000 0.500  
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(4)降伏順序 

図-2 プッシュオーバー解析結果(Kh-δ関係)の比較 

震度 変位 順序

左梁内 0.988 0.048 4

右梁内 0.706 0.031 1

左柱基部 0.902 0.041 3

左柱上部 1.020 0.051 5

右柱基部 0.840 0.037 2

右柱上部 1.162 0.103 6

FB1
降伏(ひずみ)

震度 変位 順序

左梁内 1.026 0.060 4

右梁内 0.736 0.038 1

左柱基部 0.910 0.048 3

左柱上部 1.062 0.067 5

右柱基部 0.830 0.043 2

右柱上部 1.180 0.134 6

降伏(ひずみ)
FB2

※カッコ内

は FB ﾓ ﾃ ﾞ ﾙ

1,2 の順序

を示す 

震度 変位 順序

左梁内 1.030 0.088 5

右梁内 0.822 0.039 2

左柱基部 0.802 0.037 1

左柱上部 0.886 0.045 4

右柱基部 0.882 0.044 3

右柱上部 1.230 0.197 6

M-Φ
降伏

 10 分割 

2 分割 

1 分割 
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材領域によっては降伏しづらくなったり降伏しやす

くなったりするためである．すなわち，M-Φモデル

では，死荷重時の軸力を考慮してM-Φ関係を定義し

ており，水平震度を漸増載荷させてもこのM-Φの骨

格曲線は変わらない．これに対してFBモデル1,2で
は，軸力の変動に伴い，M-Φ関係が変化する．この

ため，例えば，左柱基部に着目すると，FBモデル1
およびFBモデル2では，水平震度が作用した場合に

死荷重時の圧縮軸力が次第に抜けていくため，降伏

時の曲げモーメントがM-Φモデルに比べて大きくな

り，降伏しづらくなっている．同様に，右側の柱に

着目すると，逆に圧縮軸力が増加するため，降伏曲

げモーメントは初期軸力により算定される値よりも

小さくなる．この結果，初期軸力を基にM-Φ関係を

求めるM-ΦモデルとFBモデル1およびFBモデル2で
は降伏順序に違いがでることが分かった． 
 
6. 動的解析結果の比較 
 
 橋軸直角方向に対して動的解析を行った．なお，

本論では，M-ΦモデルとFBモデル1についての結果

を示す．図-3に左横梁の張り出し先端位置における

水平変位時刻歴波形を，表-2に最大水平変位と最大

鉛直変位を示す．M-ΦモデルとFBモデル1は最大変

位までは約4%程度の違いが生じているものの，お

おむね同様の結果となっているが，最大変位発生以

降は，M-Φモデルの方が，FBモデル1よりも残留変

位が大きいことがわかる．これは，プッシュオーバ

ー解析における水平震度-水平変位関係において，

M-Φモデルの方が，水平震度の急増点の震度が小さ

いことにより確認できる．図-4に左梁内側端部と左

柱基部の曲げモーメントと曲率の履歴を，表-3に最

大断面力を示す．横梁はM-ΦモデルよりもFBモデル

1の方が大きく塑性化し，柱基部についてはFBモデ

ル1よりもM-Φモデルの方が大きく塑性化している．

また，曲げモーメントは10～25%程度，せん断力は

7～16%，軸力は2～6%程度の違いが得られた．これ

らは軸力変動の影響によるものと考えられる． 
次にM-Φモデルにおいて，最大軸力と最小軸力を

用いてM-Φ関係を設定したケースの解析を行った．

具体的には，死荷重時の軸力を考慮したM-Φモデル

の動的解析を行い，その結果得られた各部材の最大

軸力を考慮したM-Φモデルと最小軸力を考慮したM-
Φモデルを作成し、それぞれのモデルで動的解析を

行った．本論では，このうち最小軸力を考慮したM-
ΦモデルとFBモデル1を比較した結果を示す．図-5

に左横梁張り出し先端における水平変位時刻歴波形
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図-3 左橋脚天端の水平変位時刻歴 
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(1)梁左 
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(2)左柱下端 

図-4 曲げモーメント-曲率関係 

表-2 横梁先端位置の最大水平・鉛直変位 

最大 最小 最大 最小
M-φ 0.049 -0.071 0.023 -0.042
FB1 0.047 -0.068 0.024 -0.045
比率 1.04 1.04 0.96 0.93

水平変位 鉛直変位
橋脚天端位置

 

表-3 最大断面力の比較 

横梁左内 横梁右内 左柱下端 右柱下端
M-φ 32975 36876 49237 46693
FB1 38677 41209 54698 61442
比率 0.85 0.89 0.90 0.76

横梁左内 横梁右内 左柱下端 右柱下端
M-φ 14244 5717 7235 9178
FB1 15328 6832 8195 10383
比率 0.93 0.84 0.88 0.88

横梁左内 横梁右内 左柱下端 右柱下端
M-φ 3333 3146 20596 19253
FB1 3404 3364 22172 20465
比率 0.98 0.94 0.93 0.94

曲げ(最大)

軸力(最大)

せん断力(最大)
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を，表-4に最大水平変位と最大鉛直変位を示す．M-
Φモデル(最小軸力)とFBモデル1は同等の結果となっ

た．また，図-6に左横梁と左柱基部の曲げモーメン

トと曲率の履歴を，表-5に最大断面力を示す．両図

とも，死荷重時の軸力でM-Φ関係を設定した結果よ

りもFBモデル1の結果と近似している．これは，プ

ッシュオーバー解析において，死荷重時の軸力を考

慮したM-ΦモデルはFBモデル1に比べ降伏震度が低

めとなっていたが，最小軸力でM-Φ関係を設定する

ことにより，初期圧縮軸力が減少し，FBモデル1の
降伏震度に近づいたためと考えられる．また，曲げ

モーメントは1～20%程度，せん断力は3～5%程度，

軸力は1～26%程度の違いが得られた．本論では掲

載していないが，逆に最大軸力で算出したM-Φの結

果は，死荷重時の軸力を考慮したM-Φモデルの結果

よりもFBモデル1の結果に対して差が大きくなった． 
 
7. 結論 
 
 門型ラーメン鋼製橋脚を対象として，モデル化の

違いに着目した地震応答解析の比較検証を行った． 
(1)固有値解析では，幾何学的非線形を考慮しない場

合はモデル化の違いで差が無いこと，幾何学的非

線形性を考慮した場合においては，固有周期が異

なることが明らかとなった． 
(2)プッシュオーバー解析では，軸力変動の考慮の有

無で部材の降伏順序が異なることを確認した．な

お，FBモデルでは，幾何学的非線形の考慮の有無

では，損傷の発生順序は同じであった． 
(3)動的解析では，死荷重時の軸力を考慮したM-Φモ

デルではFBモデル1よりも応答が大きめとなるこ

と，最小軸力を考慮したM-ΦモデルとFBモデル1
は結果が近くなることを確認した． 
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図-5 左橋脚天端の水平変位時刻歴 
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(1)左梁 
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(2)左柱下端 

図-6 曲げモーメント-曲率関係 

表-4 橋脚天端位置の最大水平・鉛直変位 

最大 最小 最大 最小
M-φ(最小) 0.047 -0.068 0.024 -0.045
FB1 0.047 -0.068 0.024 -0.045
比率 1.00 1.00 0.99 0.99

水平変位 鉛直変位
橋脚天端位置

 

表-5 最大断面力の比較 

横梁左内 横梁右内 左柱下端 右柱下端
M-φ(最小) 36282 40629 53723 49912
FB1 38677 41209 54698 61442
比率 0.94 0.99 0.98 0.81

横梁左内 横梁右内 左柱下端 右柱下端
M-φ(最小) 15284 7069 8301 9845
FB1 15328 6832 8195 10383
比率 1.00 1.03 1.01 0.95

横梁左内 横梁右内 左柱下端 右柱下端
M-φ(最小) 4202 4253 21918 20569
FB1 3404 3364 22172 20465
比率 1.23 1.26 0.99 1.01

曲げ(最大)

軸力(最大)

せん断力(最大)
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