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橋梁の耐震設計において，橋台背面の地盤反力を積極的に用いようとする試みがなされいるが，一般に

橋台背面地盤の変形に関しては考慮されていない．そこで，橋台背面地盤の変形が橋梁の応答に与える影

響を確認し，耐震設計におけるモデル化に関する知見を得ることを目的として，橋台背面地盤の変形を考

慮した橋梁全体系の地震応答解析を行った． 
解析の結果，(1)橋台背面の地盤抵抗を無視して設計することで概ね安全側に設計可能であるが，より合

理的な設計を行う余地があること，(2) 橋台背面地盤の拘束のみを考慮して設計した場合，橋台背面地盤

の影響を過大評価した設計となる可能性があることがわかった．さらに，橋台背面地盤の土圧分布に対し

ても考察を行った． 
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1. はじめに 

 

橋梁の耐震設計において全体系の動的解析を行う際，

橋台のモデル化に当たってはフーチング下面を耐震設計

上の地盤面とし，橋台背面地盤の影響は考慮しないのが

一般的である 1)．この理由としては，「地震時の地盤と

構造物の動的相互作用等今後解明すべき点が多く残され

ており，安全側に設計する必要があることから」とされ

ている 1)． 

 一方で，橋台背面の地盤反力を積極的に用いようと

する試みもなされている2)3)．これらにおいては，橋台背

面と固定点を水平地盤ばねで接続するモデルが用いられ

ている． 

しかし，橋台背面の地盤が変形することにより，橋台

背面では振動を拘束する地盤反力としての効果だけでな

く，地盤が主働的に構造物への外力として作用する効果

も考えられる．前記の橋台背面地盤反力を積極的に用い

ようとする例においては，適用条件として，「橋台の耐

力や地盤の安定性が高く上部構造の慣性力に確実に抵抗

できる場合，遊間が狭い場合，けた長が短い場合に適す

る．」2)とされているが，橋台背面地盤の変形には言及

されていない． 

一般に，地盤が主働的に構造物へ作用する外力は，修

正物部・岡部法に基づく地震時主働土圧として考慮され

る1)4)．しかし，修正物部・岡部法は，地盤変形を考慮し

てモデル化されたものではなく，静的に水平方向震度を

与えた時の荷重であることから，動的な挙動を把握する

には適さない．修正物部・岡部法による地震時主働土圧

を，相当する付荷質量に置き換えて動的解析を行う方法

も提案されている 5)が，地盤変位の変形モードを反映す

することはできない 4)．また，修正物部・岡部法による

橋台背面への土圧分布については，地震時挙動とは異な

るとの知見もある 6)． 

そこで，橋台背面地盤の変形が橋梁の応答に与える影

響を確認し，耐震設計におけるモデル化に関する知見を

得ることを目的として，橋台背面地盤の変形を考慮した

橋梁全体系の地震応答解析を行った．解析は，構造条件

をパラメータとし各構造条件に対して，1)橋台背面地盤

を考慮しない場合，2)橋台背面地盤の拘束のみを考慮し

た場合，および 3)橋台背面地盤の変形までを考慮した場

合の 3通りを比較検討した．橋台背面地盤の変形は，地

震動と同時に，相互作用ばねを介して橋台背面地盤応答

変位を入力することで考慮した． 

さらに，上記 2)，3)のケースについて，橋台背面土圧

の分布形状について，修正物部・岡部法による計算値と

比較し，考察を行った． 
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2.  解析方法 

 

(1)検討対象構造と全体モデル 

 検討対象構造としては，ダンパーストッパなどにより

上部構造と橋台を連結する耐震補強を施した連続橋を想

定した．両端の橋台構造は対称を仮定した．検討する方

向は，橋台背面の影響が顕著である橋軸方向とした．た

だし，検討を一般化するために，径間数や橋脚構造，上

部構造などについての詳細なプロトタイプは定めていな

い． 

 全体モデルは，応答に特徴的な要素の影響が明確とな

るとともに，検討を一般化するために，極力簡素化した

1質点系モデルを用いた．モデルを図-1に示す．複数の

橋脚は１つの橋脚ばねに集約し，橋脚バネには橋脚基礎

の変形も含むものとした．両端の橋台も，一つの橋台モ

デルに集約し，正負対称の挙動をするようにした．等価

重量についても，1点にまとめた． 

 本検討ではモデル1)橋台背面地盤を考慮しない場合，

モデル2)橋台背面地盤の拘束のみを考慮した場合，およ

びモデル3)橋台背面地盤の変形までを考慮した場合の3

通りを比較することを主題としており，モデル1)では橋

台背面水平ばねや橋台背面地盤変位を考慮していない．

モデル2)では橋台背面地盤変位=0，すなわち橋台背面水

平ばねの地盤側節点を固定としている． 

 橋脚の特性は，上部構造と橋台を連結する前の状態に

おける橋脚固有周期Tおよび橋脚降伏震度khyでその挙動

が定義されるものとした． 

 検討を一般化するためには，橋脚以外のパラメータも

全て振動特性で与えることが望ましいが，橋台に関する

パラメータは振動特性で定義することが困難であるため，

図-2に示す実道路橋の橋台を参考として，直接基礎の橋

台を想定した． 橋台幅は，2車線で12(m)である．橋台高

さはパラメータとしているが，橋台底面の橋軸方向長さ

は橋台高さに比例することと仮定した． 

 橋台諸元を定めると，等価重量も設定しなければなら

ない．そこで，等価重量は表-1に示す2車線道路橋実構

造における上部構造重量を参考に，両者の中間的な値

=18,400(kN)も含む3通りとした． 

 地盤条件のうち橋台基礎地盤は，直接基礎を想定して

いることから，N値=50の地盤を想定し，橋台背面は，N

値=15の盛土を想定した．用いた地盤定数を表-2に示す．

なお，変形係数E0はN値の2800倍 (kN/m2)として算定7)した． 

 

(2)橋台のモデル化 

 橋台の躯体は剛体を仮定した．これは橋台自体の弾性

変形が相対的に小さいことと，橋台背面の影響を明確に

するためである． 

 橋台底面の挙動はSRバネによってモデル化した．  

 橋台底面水平ばねは，道路橋示方書7)に従ったバイリ

ニアモデルとし，その剛性は寸法効果を考慮した鉛直方

向地盤反力係数の0.3倍とした．上限値は，摩擦係数を

μ=0.6として求めた． 

 橋台底面回転ばねは，図-3に示す通り，浮き上がりを

考慮し，弾性床上における鉛直荷重と回転モーメントを

受ける剛体の回転に関する非線形弾性の理論式を用いた．

地盤の鉛直方向地盤反力係数は，道路橋示方書7)に従い，

寸法効果を考慮して定めた． 

 橋台背面ばねは，道路橋示方書7)におけるケーソン基

礎前面水平抵抗に対するモデルを準用した．すなわち，

バイリニア型のスケルトンカーブとし，剛性は寸法効果

 

図-2 モデル橋台の構造寸法 

 

表-1 モデル上部構造の重量 

 

 

表-2 地盤定数 

 

 

上部構造形式
（スパン）

上部構造重量
(kN)

PRC3径間連続2主版桁

（15.250m+16.000m+15.250m）
9500

PC8 径間連続プレテン中空床版桁
16.950 + 6@18.300 + 16.950

27300

地盤 N値 変形係数 単位体積重量

E 0 γ

(kN/m
2
) (kN/m

3
)

橋台基礎地盤 50 140,000 19.6
橋台背面地盤 15 42,000 19.6

 

図-1 解析全体モデル 

 

（モデル2は変位=0）

橋台背面ばね

橋台底面水平ばね
橋台底面回転ばね

橋脚ばね

等価重量

剛梁

剛梁

（モデル2,3のみ）
橋台背面地盤変位
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を考慮した地盤反力係数，上限値は受働土圧強度に深さ

の影響に関する係数を乗じたものを用いた．ただし，剛

性を算定する際の変形係数はモデルによって以下のよう

に設定した．橋台背面地盤の拘束のみを考慮したモデル

2)においては変形係数E0として表-2の値を用いた．地盤

変形までを考慮したモデル3)においては，本章(4) に示

す地盤の応答解析の結果得られた収束剛性を，推定方法

による換算係数を含む変形係数αE0として用いた．一般

に，橋台背面ばねは，橋台と地盤の相対変位に対する方

向性を有しているが，本解析においては，桁両端部の橋

台を考慮して正負対称に働くものとした．なお，履歴モ

デルは図-4に示すスリップ型とし，最大変形を更新する

際のみエネルギー吸収するモデルとした． 

 

(3)橋脚のモデル化 

 橋脚ばねは，RC構造を想定し，スケルトンカーブを

軸降伏鉄筋降伏点を折れ点とする完全弾塑性型バイリニ

アモデル，履歴を武田モデル8)とした．  

 

(4) 橋台背面地盤のモデル化 

 橋台背面地盤の変形は，等価線形化法を用いた重複反

射理論により求めた9)．用いる初期剛性は，以下の式(1)

～(3)により算定した9)10)． 

Vs = 80N1/3  （砂質土） (1) 

Gm0= ρVs
2 (2) 

Gi0 = Gm0 (σ'iv / σ'mv)0.5 (3) 

ここに， 
Vs ： せん断波速度 (m/s) 
N ： N値 
Gm0 ： 盛土中央高さにおける初期せん断弾性

係数 
Gi0 ： i番目の層における初期せん断弾性係数 
σ'mv ： 盛土中央高さにおける鉛直方向応力 
σ'iv ： i番目の層における鉛直方向応力 

  

せん断弾性剛性－せん断ひずみ関係（G-γ関係）および

減衰定数－せん断ひずみ関係（h-γ関係）は，文献9)に従

った． 

 

(5)解析パラメータ 

 解析パラメータは，表-3に示すように橋脚固有周期T，

橋脚降伏震度khy，橋台高さH，等価重量Wとした． 

 橋脚固有周期は，桁と橋台を連結する耐震補強を施す

前の状態に対して，0.4(s)，0.8(s)，1.2(s)とした．I種地盤

でT=1.2(s)の状態は，長周期化による応答加速度低減が

期待できる範囲であり，連結補強の適用性には議論のあ

るところであるが，本論文では橋台背面地盤の影響を広

く考察する目的であることからパラメータとして選定し

た． 

 橋脚降伏震度khyについては，1995年兵庫県南部地震以

前に建設された古い橋梁としてkhy=0.2と，比較的新しい

橋梁としてkhy=0.6の2通りとした． 

 橋台高さHは，橋台フーチング底面（基盤面）から橋

面までの高さであり，橋台背面盛土の高さである．図-2

 
図-3 橋台底面ばねのモデル 

 

 
図-4 橋台背面ばねの履歴モデル 
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表-3 解析パラメータ 

 

パラメーター ケース数 値 備考

固有周期
T (s)

3
0.4
0.8
1.2

上部構造と橋台
の連結前

橋脚降伏震度

k hy
2

0.2
0.6

橋台高さ
H  (m)

3
5

10
20

盛土高さ

等価重量
W (kN)

3
9500

18400
27300

それぞれ3,5,8径
間程度を想定

表-4 各要素の減衰係数 h 

 

 

橋脚ばね 橋台底面ばね 橋台背面ばね

0.10 0.10 0.00
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に示す橋台高さH=10(m)を中心として，低い場合H=5(m)

と高い場合H=20(m)の3通りとした． 

 等価重量Wは，表-1に示す2通りに，その中間値を加

えた3通りとした． 

 これらのパラメータに対し，全ての組合せ54通りに対

して，モデル1)～3)の計算を行った． 

 

(6)動的解析条件 

 入力地震動には，道路橋示方書1)に示されるレベル2地

震動（タイプⅡ）Ⅰ種地盤の3波形（L2-Ⅱ-Ⅰ-1～3）を

用いた．これら3波形の応答は平均して評価した． 

 減衰は，各要素の減衰定数を表-4のように定め，要素

別初期剛性比例減衰とした．各要素の減衰定数は，道路

橋示方書に記載の値を基本としたが，橋脚ばねについて

は，基礎の減衰を含むため，大きい値とした．  

 動的解析は，Newmark β法による直接積分とし，β=1/4

とした． 

 

3. 解析結果概要 

 

(1) 橋台背面地盤の応答と橋脚単独の応答 

 本検討においては，橋台背面地盤が構造物の応答を拘

束するのか，逆に構造物に変形を与えるのかが重要であ

る．そこで，最初に，橋台背面地盤の応答解析結果と，

連結補強を施す前の橋脚単独での応答を比較する． 

 橋台背面地盤の最大応答変位分布の例を図-5に，橋台

背面地盤地表面の最大応答変位と橋脚単独の最大応答変

位の比較を図-6に，地盤の収束剛性による固有周期を表

-5に示す． 

 橋台背面地盤は，平均で1.3～2.1%程度のせん断ひず

みが生じており非常に大きいが，文献9)においてモデル

化されている範囲内である． 

 図-6より，ほとんどのケースで，橋台背面地盤の最大

応答変位は橋脚単独の変位を超えており，表-5に示す地

盤の収束剛性による固有周期もこの特徴と合致している．

この結果から橋台背面地盤の応答が橋梁全体の応答に及

ぼす影響が少なくないことが予想される． 

 なお，T=0.8, 1.2(s)における橋脚単独の応答変位は，降

伏震度が大きいほうが応答変位が大きくなっているが，

この範囲は変位一定則に従うこと11)が知られており，位

相によりこのようなことは生じうる． 

 

(2)解析結果の例 

 図-7～10に解析結果の例を示す．例を示すケースは，

(a)T=1.2(s), khy=0.6, H=5(m), W=9500(kN)と(b)T=1.2(s), khy=0.6, 

H=20(m), W=27300(kN)とし，入力地震動はいずれもL2-Ⅱ-

Ⅰ-1である．各ケースについて，モデル1)橋台背面地盤

を考慮しない場合，モデル2)橋台背面地盤の拘束のみを

考慮した場合，モデル3)橋台背面地盤の変形までを考慮

した場合を比較する． 

 図-7には，橋脚天端=橋台天端の応答変位を，橋脚単

独の応答変位及び橋台背面地盤地表面の応答変位ととも

に示す．(a)のT=1.2(s), khy=0.6, H=15(m), W=9500(kN)では，

モデル1)，2)において橋脚単独よりも応答が小さくなっ

ているが，モデル3)において橋脚単独よりも応答が大き

くなっている．これは，モデル1)，2)では，橋台底面ば

ねや地盤背面ばねによって拘束されたため応答が低減し

 

 
図-6 橋台背面地盤と橋脚単独の最大応答変位 

 

表-5 地盤の固有周期（収束剛性） 
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図-5 橋台背面地盤の解析結果の例 

（入力地震波：L2-TypeI-I種地盤-1） 
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たものと考えられるが，モデル3)では地盤変形の影響に

よって応答が増加したものと考えられる．一方(b)の

khy=0.6, H=20(m), W=27300(kN)においては，モデル2),3)にお

いて応答が低減しているが，モデル1)においては応答が

大きくなっている． 

 また，橋台背面地盤地表面応答変位，橋脚単独応答変

位とモデル3)の関係において，モデル3)は橋台背面地盤

地表面応答変位と橋脚単独応答変位の中間的な応答を示

すと想定されたが，(a)は最大，(b)は最小となった． 

 このように，条件によって各モデル間での応答の大小

関係が異なっているのは，波形からわかる通り各モデル

で連成系の固有振動数が大幅に異なっており，橋脚単独

の場合とは全く異なる振動系となったことが原因である

と考えられる．  

 ただし，橋脚単独の応答とモデル2)，3)の応答の比較

においては注意を要する．ここに例示する以外のケース

も含めると，最も拘束の大きいモデル2) より橋脚単独の

応答変位のほうが小さくなるケースが複数見られた．こ

れは，減衰の設定方法が影響したと考えられる．橋台背

面ばねは履歴減衰を期待して減衰定数h=0としているが，

橋台背面全域のばねが非線形化しているわけではない．

多くのケースでは橋台背面ばねの寄与が全慣性力の1/2

を超えることから系全体の実質的な減衰定数は小さい可

能性がある．一方，橋脚は履歴減衰のほか基礎での逸散

減衰を想定してh=0.1としており，一律の減衰が与えら

れている．このような，降伏範囲が限定的な橋台背面ば

ねに対する減衰の設定方法は，今後の課題としたい．な

お，このように非線形時の履歴減衰のみを期待して減衰

を設定をすることは，変形を大きく評価することとなる

ため，設計においては安全側の評価となる． 

 図-8には，(a)のT=1.2(s), khy=0.6, H=15(m), W=9500(kN)の

ケースについて，橋脚ばねの荷重－変位関係を橋脚単独

の応答とともに示す．ばねの諸元はモデル1) ～3)および

橋台単独で同様であるため図中重なっている．本ケース

における塑性率は，大きいモデルでも1.0程度であるが，

例えばT=0.4(s) , khy=0.2のケースにおいては降伏変位が

0.0079mと小さく，塑性率は最大で22程度と大きくなる

ケースもある． 

 図-9には，(a)のT=1.2(s), khy=0.6, H=15(m), W= 9500(kN)の

ケースについて，橋台底面の回転モーメント－回転角関

係を示す．上軸には回転を橋台天端変位に変換した変位

を併記する．モデル1)，2)，3)は同じばね諸元であるた

め図中重なっている．橋台回転変位は，橋脚変位とおお

むね等しいことから，橋台の変形はほとんどが回転成分

であり水平成分は小さいことが分かる．また，橋台は浮

き上がりが生じて剛性が小さくなっていることが分かる．

これらの傾向は，全てのモデル・ケースで見られた． 

 図-10には，橋台背面ばねの地盤反力－変位関係を示

す．高さ方向には，橋台背面地表面，上からH/3位置，

  

 

(a) T=1.2(s), khy=0.6, H=5(m), W=9500(kN) 

 

    

 

(b) T=1.2(s), khy=0.6, H=20(m), W=27300(kN) 

図-7 応答変位(L2-Ⅱ-Ⅰ-1) 
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(a) T=1.2(s), khy=0.6, H=5(m), W=9500(kN) 

図-9 橋台底面の回転モーメント－回転角関係 

(L2-Ⅱ-Ⅰ-1) 
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(a) T=1.2(s), khy=0.6, H=5(m), W=9500(kN) 

図-8 橋脚ばねの荷重-変位関係(L2-Ⅱ-Ⅰ-1) 
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上から2H/3位置の3通りを示している．モデル1)は橋台

背面を考慮していないため，プロットしていない． 

 モデル2)は盛土深さ方向に剛性が一律であるが，モデ

ル3)は橋台背面地盤応答解析における収束剛性を用いて

いるため，盛土深さ方向に剛性が異なり，また，モデル

2)よりも剛性が小さい．また，応答変形は，モデル2)よ

りモデル3)のほうが大きい．上限値については，モデル

2)とモデル3)で同様の設定としているが，剛性が小さい

モデル3)では(a)の地表面を除いて，上限値に至ってい

ない．これらの結果，橋台背面の土圧分布もモデル2)と

モデル3)では大きく異なるが，6章において詳述する． 

 

4. 連結補強が有効となる条件 

 

 本検討では連結補強を施した橋梁を対象としているた

め，最初に連結補強が有効となる条件について検討する．

連結補強が有効となるためには，橋脚単独での応答に比

して，連結後の応答変位が小さくなる必要がある．そこ

で，橋台背面地盤の変形までを考慮したモデル3)に関し

て，最大応答変位δ3と橋脚単独の最大応答変位δpの比

δ3/δpによって効果を評価する．すなわち，δ3/δpが大きい

場合は，連結補強の効果がなく，δ3/δpが小さい場合は，

連結補強の効果が大きいこととなる．全ケースのδ3/δpの

値をそれぞれ表-6に示す．表中，δ3/δpの値の大きさによ

って色分けし，連結による効果の目安を示した．ただし，

前述の通り，両者の減衰の設定方法が異なるため，効果

の大小については相対的に整理・評価しうると考えられ

るが，得られた値がそのまま応答率の低減率ではないこ

とに注意が必要である． 

 表-6に示すδ3/δpは，橋台高さHが小さいケース，およ

び等価重量Wが大きいケースで大きくなっていることが

分かる．橋台高さHが小さいケースは，橋台背面ばねの

合計および橋台底面回転ばねの剛性が小さいことから，

変位抑制効果が小さかったものと考えられる．等価重量

Wが大きいケースは，同一の橋台背面ばねおよび橋台底

面回転ばねに対して，等価重量及び橋脚ばねが大きくな

っているため，橋台による変位抑制効果が小さかったも

のと考えられる．等価重量Wが大きいケースの変位抑制

効果が小さいことは，1章に示す既往の研究に示される

適用条件「けた長が短い場合に適する」2)と整合してい

る． 

 一方で，橋台高さHが大きいケース，においては連結

補強の効果が顕著に表れており，連結補強が効果的なケ

ースであると言える． 

表-6 モデル 3)と橋脚単独の最大応答変位比(δ3/δp) 

(a) T=0.4(s) 

 

 

(b) T=0.8(s) 

 

 

(c) T=1.2(s) 

 

unit : H(m), W(kN) 

 
 

k hy

H          W 9500 18400 27300

5 1.49 1.51 1.44

10 0.37 0.81 1.22

20 0.31 0.37 0.51

0.2

9500 18400 27300

0.70 0.97 1.09

0.33 0.55 0.78

0.32 0.41 0.51

0.6

k hy

H          W 9500 18400 27300

5 1.44 1.58 1.39

10 0.41 0.91 1.31

20 0.25 0.33 0.48

0.2

9500 18400 27300

1.01 1.13 1.31

0.29 0.66 0.84

0.19 0.25 0.34

0.6

k hy

H          W 9500 18400 27300

5 1.42 1.38 1.39

10 0.47 0.99 1.48

20 0.21 0.30 0.46

0.2

9500 18400 27300

1.32 1.51 1.39

0.40 0.87 1.13

0.18 0.25 0.39

0.6

δ 3/δ p<0.8 0.8≦δ 3/δ p<1.2 δ 3/δ p≧1.2

 

(a) T=1.2(s), khy=0.6, H=5(m), W=9500(kN) 

 

 

(b) T=1.2(s), khy=0.6, H=20(m), W=27300(kN) 

図-10 橋台背面ばねの地盤反力－変形関係 

（入力地震波：L2-TypeI-I種地盤-1） 
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 7 

 

5. 応答に及ぼすモデルの影響 

 

 1章に示す通り，橋梁全体の動的解析においてはモデ

ル1)のように橋台背面地盤の影響を考慮しないことが一

般的である．一方で，本論文において対象としているよ

うな連結補強においては，モデル2)のように橋台背面地

盤の受動抵抗のみを期待する方法も提案されている．こ

れらは，簡単化した設計モデルであるが，設計モデルと

して適用するためには，実挙動に対して安全側であるこ

とを担保しなければならない．そこで，橋台背面地盤の

変形も考慮したモデル3)と比較することにより，モデル

1)やモデル2)の妥当性を検討する．  

 検討は，モデル1)，2)，3)それぞれの最大応答変位δ1，

δ2，δ3に着目し，モデル1)およびモデル2)とモデル3)の比

δ1/δ3，δ2/δ3を評価指標とした． 

 図-11～13に固有周期，橋台高さ，等価重量を横軸と

して(a)δ1/δ3，(b)δ2/δ3をプロットした． 

 

(1)モデル1)の評価 

 図-11～13の(a)より，δ1/δ3を俯瞰すると，ほとんどの

ケースが，1.0より大きい範囲にあり，小さいものでも

0.78である．このことより，橋台背面地盤を考慮しない

モデル1)を用いて設計しても，おおむね安全な設計が可

能となることが分かる．一方で，最大値は2.10であり，

橋台背面地盤を考慮することにより，合理的な設計を行

う余地が残されていることが分かる． 

 解析パラメータとの関係を見ると，橋脚固有周期Tや

橋脚降伏震度khyについてはδ1/δ3と明確な相関関係は見ら

れなかった．一方，橋台高さHとδ1/δ3の関係からは，

H=5(m)の時にはδ1/δ3がおおむね1.0であり，橋台背面地盤

の影響は小さいことが分かる．また， H=10(m)の時には

等価重量Wの増加に従いδ1/δ3が減少するが，H=20(m)の時

には逆に等価重量の増加に従いδ1/δ3が増加することがわ

 
(a) モデル 1)とモデル 3)の比較 δ1/δ3 

 
(b) モデル 2)とモデル 3)の比較 δ2/δ3 

図-11 モデルの影響（固有周期ベース） 

 

 

 (a) モデル 1)とモデル 3)の比較 δ1/δ3 

 

(b) モデル 2)とモデル 3)の比較 δ2/δ3 

図-12 モデルの影響（橋台高さベース） 
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(a) モデル 1)とモデル 3)の比較 δ1/δ3 

 
(b)モデル 2)とモデル 3)の比較 δ2/δ3 

図-13 モデルの影響（等価重量ベース） 
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かる．これは，橋台高さHが高い場合に，モデル1)にお

いては等価重量Wの増加に伴い応答変位が大きく増加す

るのに対し，モデル3)では等価重量Wの増加に伴う応答

変位の増加が顕著ではないためである． 

 

(2)モデル2)の評価 

 図-11～13の(b)より，δ2/δ3を俯瞰すると，全てのケー

スが，1.0より小さい範囲にあり，最小値は0.16であった．

このことは，橋台背面地盤の拘束のみを考慮するモデル

2)を用いて設計した場合，橋台背面地盤の影響を過大評

価した設計となる可能性があることを示している． 

 解析パラメータとの関係を見ると，橋脚固有周期Tや

橋脚降伏震度khyについては，δ2/δ3と明確な相関関係は見

られなかった．一方，橋台高さHは大きくなるのに従っ

て， 等価重量Wは小さくなるのに従って，それぞれδ2/δ3

が小さくなり，δ2とδ3が乖離していった．つまり，橋台

高さHが大きい構造や等価重量Wが小さい構造に対して

モデル2)によって設計した場合，橋台背面地盤の影響を

過大評価する傾向が大きい． 

 

6. 橋台背面土圧分布 

 

図-14 に橋台背面土圧最大値の分布例を示す．ケース

は，3 章(2)節に示す(a)T=1.2(s), khy=0.6, H=5(m), W=9500 

(kN)であるが，他のケースも概ね同様の傾向である．図

中には，橋台背面地盤の拘束のみを考慮したモデル 2)，

橋台背面地盤の変形までを考慮したモデル 3)のほか，道

路橋示方書 1)に従って求めた修正物部・岡部法の地震時

土圧も示す． 

モデル2)は，盛土上面(5m)から高さ0.6mまで，直線で

増加している．この範囲は，土圧が受働土圧強度で定ま

る上限値に達した部分である．高さ 0.6m 以下は，全高

さにわたって橋台背面ばねのばね定数が一定であり，橋

台を剛でモデル化しているため，直線で減少している．

地表面(0m)において橋台底面水平ばねがほとんど変形し

ないことから，橋台と地盤の相対変位はほぼ 0となり，

土圧もほぼ 0である． 

モデル3)は，盛土上面(5m)から高さ3.6mまではモデル

2)と重なっている．この部分は，モデル 2)と同様に受働

土圧強度で定まる上限値に達している．一方，高さ

3.6m以下においては，モデル2)より土圧が小さく，受働

土圧強度に達していない．これは，橋台背面ばねのばね

定数の計算に地盤応答解析の結果得られた収束剛性を用

いためであり，モデル 2)と同等の相対変位が生じたとし

ても，土圧は小さくなる． 

いずれのモデルにおいても，修正物部・岡部法とは分

布形状が異なるのは明らかである．修正物部・岡部法は，

前述の通り，水平震度に合わせて橋台を傾斜させた際に

発生する主働土圧であり，鉛直土圧に地震時主動土圧係

数を乗じていることから深度が大きいほど土圧が大きく

なる．しかし，本解析で対象としている挙動は，橋台と

背面地盤の間に相対変位がなければ地震時土圧は発生し

ないため，橋台底面での土圧は小さくなるはずであるし，

橋台と背面地盤の相対変位が近づく側の際には受働抵抗

となりうるため，地震時主働土圧よりも大きな土圧が発

生しうる．もともと，修正・物部岡部法は擁壁や橋台が

転倒・滑動するモードでの主働土圧をモデル化したもの

であるのに対し，本検討のように橋台と背面地盤の相対

変位により発生する受働状態を再現するものとは，想定

する状況が異なっているため，分布形状が異なっていて

当然である． 

橋台背面の土圧分布については，文献 6)に記載がある．

文献 6)は橋梁上部構造との相互作用は考慮していないも

のの，FEM 解析によって橋台背面の土圧分布に言及し

たものである．図-15 に，文献 6)に示される橋台背面の

土圧分布を示す．条件が異なるため，直接的な比較はで

きないが，定性的にモデル 3)の形状とよく似ている．従

って，モデル 3)の妥当性が推測される．  

 

図-14 橋台背面土圧分布 
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図-15 FEM解析により算定した橋台背面土圧分布 6) 
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7. 結論 

 

 橋台背面地盤の変形が橋梁全体系の応答に与える影響

を検討するため，上部構造と橋台を連結する耐震補強を

施した連続橋を想定した1質点系モデルに対し，地震応

答解析を行った．構造条件は解析パラメータとし，各構

造条件に対して，1)橋台背面地盤を考慮しない場合，2)

橋台背面地盤の拘束のみを考慮した場合，および3)橋台

背面地盤の変形までを考慮した場合の3通りを比較検討

した．橋台背面地盤の変形は，地震動と同時に，相互作

用ばねを介して橋台背面地盤応答変位を入力することで

考慮した． 

 検討の結果，以下の結論を得た． 

(1)上部構造と橋台を連結した場合，連結前とは固有

振動数が大きく変わり，振動性状が異なる．なお，

連結の効果を直接比較するためには，橋台背面ば

ねの減衰評価方法が課題となる． 

(2)橋台高さHが小さいケース，および等価重量Wが大

きいケースにおいては連結補強の有効性に注意し

なければならない．一方で，橋台高さHが大きい

ケースにおいては連結補強の効果が顕著である． 

(3) 橋台背面地盤を考慮しないで設計した場合，おお

むね安全な設計が可能である．一方で，特に橋台

高さHが大きい構造においては，橋台背面地盤を

考慮することにより，合理的な設計を行う余地が

残されている． 

(4) 橋台背面地盤の拘束のみを考慮して設計した場合，

橋台背面地盤の影響を過大評価した設計となる可

能性がある．特に，橋台高さHが大きい構造や等

価重量Wが小さい構造においてこの傾向が顕著で

ある． 

(5)本解析のように，橋台背面地盤と橋梁の連成を考

慮する場合，橋台背面土圧の分布形状は，修正物

部・岡部法とは異なる．これは，想定している状

況が異なるためである． 

(6)橋台背面地盤の変形を考慮した場合の土圧分布形

状は，既往のFEM解析結果と似ており，解析モデ

ルの妥当性が推測される． 
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INFLUENCE OF ABUTMENT BACKSIDE GROUND DEFORMATION ON 
EARTHQUAKE RESPONSE OF BRIDGE SYSTEM 

 
Atsushi TAKEDA, Shunichi HIGUCHI, Tomoaki NISHITANI 

and Toshihiko NAGATANI 
 

In the seismic design of bridges, attempts have been made to actively use the ground reaction force on 
the abutment backside, but in general, no consideration is given to the deformation of the abutment backside 
ground. Therefore, in order to confirm the influence of the deformation of the abutment backside ground 
on the response of the bridge and to obtain knowledge about modeling in the seismic design, the seismic 
response analysis of the whole bridge system considering the deformation of the abutment backside ground 
was performed. 
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As a result of analysis, it was found that (1) it can be designed on the safe side by ignoring the abutment 
backside ground resistance, but there is room for more rational design, (2) there was a possibility of over-
estimating the influence of the abutment backside ground when the design was taken into account only 
restraint of the abutment backside ground. Furthermore, the earth pressure distribution of abutment back-
side ground was also discussed. 

 


