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要旨：2011 年東北地方太平洋沖地震により，鉄道構造物の一部が強震動により損傷あるいは津波の作用により

流出した。一方で，耐震補強が施されていたコンクリート構造物はほぼ無損傷であった。本研究では，耐震補

強実施済みの RC1 層ラーメン橋脚に着目し，その効果を検証した。耐震補強の効果は，東北地方太平洋沖地震

で観測された多くの強震動を使用し，また終局部材回転角などの評価に伴う不確定性を陽に考慮したフラジリ

ティカーブ(横軸：地震動強度，縦軸：損傷確率)で表現した。解析の結果，相当に大きな地震動強度を持つ地震

波が作用しても，耐震補強後の RC1 層ラーメン橋脚の損傷確率は十分に小さく抑えられていることを確認した。 
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1. はじめに 

 2011 年 3 月 11 日に発生した東北地方太平洋沖地震（モ

ーメントマグニチュード = 9.0）により，岩手県，宮城

県，そして福島県内にある一部の鉄道コンクリート構造

物が強震動の作用を受けて損傷し，また，これら地域の

沿岸部では，津波により高架橋が流失，あるいは倒壊し

た。一方で，東北新幹線は，2003 年の三陸南地震や 2004

年の新潟県中越地震による被災を受けて，鉄筋コンクリ

ート（RC）柱に関しては，せん断破壊型と判定されるも

のを中心に既に鋼板巻立てによる耐震補強が施されてい

たものがある。東北地方太平洋沖地震後に実施した被害

調査において，耐震補強実施済みの RC 高架橋はほぼ無

損傷であることが確認されている 1)。 

 本研究では，この耐震補強実施済みの東北新幹線 RC1

層ラーメン橋脚に着目し，耐震補強効果を評価する。例

えば，2011 年東北地方太平洋沖地震では無損傷であった

が，現行の各種の耐震設計規準で規定されるようなレベ

ル 2 地震動など，さらに大きな強震動を受けた場合の耐

震補強済み RC1 層ラーメン橋脚の耐震性能を評価する。

コンクリート構造物の耐震性能評価法には種々のアプロ

ーチがあるが，本研究では，フラジリティ解析により耐

震補強効果を定量的に評価することを試みる。フラジリ

ティ解析により得られるフラジリティカーブは，横軸が

地震動強度（地動最大加速度や加速度応答スペクトル），

縦軸が損傷確率（部材が保有するせん断耐力を超えるせ

ん断力が作用する，あるいは終局部材回転角を超える応

答が生じる確率）を表現するものである。フラジリティ

カーブを得る方法は幾つかあり，地震発生後の被害調査

結果を統計的に処理して得るものから，Monte Carlo 法に

より多くの動的解析を繰り返し実施する数値シミュレー

ションによる方法などがある 2)。フラジリティ解析の特

徴は，構造物や部材の耐荷力や変形能評価に伴う不確定

性（モデル誤差）や材料強度のバラツキなどを陽に考慮

していること，および，入力する地震動は，ある地震動

強度を持つように振幅調整した多数の観測波あるいは人

工地震動を使う点にある。コンクリート構造物の耐震性

能をフラジリティ解析により評価した最近の例としては，

参考文献 3), 4), 5)などがあり，また，横軸を飛来塩分量，

縦軸を鋼材腐食の発生確率としたフラジリティカーブな

ど，RC 構造物の耐久性能評価に応用した例 6)も報告され

ている。横軸の地震動強度の生起確率を地震ハザードカ

ーブから評価し，これとフラジリティカーブを掛け合わ

せることで地震リスクの算定なども可能になる。しかし，

既往の研究において，耐震補強によるコンクリート構造

物の耐震性能の向上の程度をフラジリティ解析により評

価した事例は少ない。 

 本研究では，まず最初に，2003 年三陸南地震と 2011

年東北地方太平洋沖地震後に行った被害調査に基づき，

東北新幹線 RC1 層ラーメン橋脚の耐震補強の効果を概

観する。次いで，耐震補強実施前後の東北新幹線 RC1 層

ラーメン橋脚のフラジリティカーブを Monte Carlo 法に

基づき算定し，耐震補強の効果を評価する。 

 

2. 東北地方太平洋沖地震後の被害調査 

2.1 三陸南地震による被害 

 東北新幹線 RC1 層ラーメン高架橋のうち，第 5 猪鼻高

架橋（新花巻駅～盛岡駅間）に着目し，三陸南地震後の

被害調査結果について述べる。土木学会コンクリート委

員会 三陸南地震被害分析研究小委員会（委員長：名古屋

工業大学 梅原秀哲教授）がまとめた資料 7)によると，

第 5 猪鼻高架橋 R13～R15 の始点側および終点側（端部）

に位置する RC 柱は，三陸南地震によりかぶりコンクリ
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ートが斜めひび割れにより剥落するほどの大きな損傷を

受けた。この種のラーメン高架橋は，各高架橋ブロック

の間に架かる RC 単純桁を受ける横はりの存在のため，

高架橋端部にある柱は中間位置にある柱に比べて長さが

短く，せん断スパン比が小さいことが端部にある RC 柱

にせん断による損傷が表れやすい理由である。 

 柱の曲げせん断耐力比は，端部に位置する柱（桁受け

部）で 0.70，中間位置にある柱で 0.78 である。第 5 猪鼻

高架橋の設計時の断面諸量を以下に示す。 

 端部に位置するラーメン橋脚の柱（桁受け部）； 

 ・断面寸法：85cm×85cm ・せん断スパン比：3.43 

 ・軸方向鉄筋比（D29）：2.85% 

 ・帯鉄筋比：0.1～0.2%（D13 150-300mm 間隔） 

 中間位置にあるラーメン橋脚の柱； 

 ・断面寸法：85cm×85cm ・せん断スパン比：3.69 

 ・軸方向鉄筋比（D29）：2.67% 

 ・帯鉄筋比：0.1～0.2%（D13 150-300mm 間隔） 

 三陸南地震後，第 5 猪鼻高架橋の RC 柱には，厚さ 6mm

の鋼板を用いた鋼板巻立て補強（せん断・靭性補強）が

施されている。 

2.2 第 5 猪鼻高架橋近くで観測された地震動 

 参考文献 7)では，数値解析による被害分析も行われて

いる。地震動は，防災科学研究所 K-NET 強震記録が用い

られている。対象高架橋との距離，および周辺地盤の類

似性から，第 5 猪鼻高架橋の三陸南地震による被害の分

析には IWT 0014（石鳥谷）の観測点で得られた地震動が

用いられている。そこで，東北地方太平洋沖地震の際に

IWT 0014 で観測された加速度時刻歴波形（EW 成分）を

三陸南地震の際に観測されたものと一緒に図－1 に示す。

また，それらの加速度応答スペクトルを図－2 に示す。 

 継続時間に大きな違いが見られるものの，地動最大加

速度の値や，加速度応答スペクトルの値と形状は，両地
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図－1 第 5 猪鼻高架橋の近傍で観測された地震動 
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震で近いものとなっている。後述する動的解析モデルか

ら，第 5 猪鼻高架橋 R15 のうち，端部に位置する RC1

層ラーメン橋脚は，基礎固定の条件で計算される橋軸直

角方向に対する一次固有周期が 0.43 秒である。図－2 よ

り，第 5 猪鼻高架橋には，三陸南地震と東北地方太平洋

沖地震で同程度の地震力が作用したと推測される。 

2.3 東北地方太平洋沖地震後の損傷状況 

 三陸南地震と東北地方太平洋沖地震の後に撮影した第

5 猪鼻高架橋 R13～R15 の様子を図－3 と図－4 に示す。

三陸南地震の際は，せん断により大きく RC 柱は損傷し

たが，三陸南地震後に実施された耐震補強が機能し，東

北地方太平洋沖地震では，第 5 猪鼻高架橋の耐震補強済

み RC 柱に損傷は特に観察されなかった。 

 

3. フラジリティ解析による耐震補強効果の評価 

3.1 概説 

 前記したように，2011 年東北地方太平洋沖地震では，

RC 柱に対して実施されている耐震補強の有効性が示さ

れた。ここでは，異なる地震動特性やより大きな地震動

強度を持つ地震波の作用を受けた場合の RC ラーメン橋

脚の耐震性能をフラジリティ解析により評価する。耐震

補強前後の耐震性能の違いがフラジリティカーブの違い

として表現される。 

 なお，解析対象は第 5 猪鼻高架橋 R15 の端部に位置す

る RC1 層ラーメン橋脚に限定する。以下で言及しない動

的解析に必要な諸量は参考文献 7)に基づき定めている。 

3.2 動的解析モデルの概要 

 本研究では，フラジリティカーブは Monte Carlo 法に

基づき算定する。この中では，相当量の動的解析を繰り

返し実施することから，解析対象ラーメン橋脚は，図－

5 に示すように 2 次元でモデル化し，地震動の入力方向

は橋軸直角方向に限定する。基礎はモデル化せず，柱の

下端部を固定している。また，加振中に生じる軸力変動

は考慮せず，曲げモーメントと回転角の関係（M－θ 関

係）（図－6）は常時の軸力から求めた。数値積分には
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α1の統計量 
平均値：0.936 
変動係数：29.8% 

α2の統計量 
平均値：1.19 
変動係数：16.9% 

α3の統計量 
平均値：1.07 
変動係数：13.4% 

(a) 降伏部材回転角算定に関するモデル誤差 

(b) 終局曲げモーメント算定に関するモデル誤差

(c) 終局部材回転角算定に関するモデル誤差 

図－7 フラジリティ解析に用いるモデル誤差の評価
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Newmark の β 法を使用し，減衰はモード減数定数を 5%

と仮定した Rayleigh 減衰とした。なお，軸力変動の考慮

や，3 次元動的解析を用いた場合のフラジリティカーブ

に与える影響は，別途，検証が必要である。 

 M－θ関係は，鋼板巻立てを行った RC 柱の正負交番載

荷実験結果に基づき提案されている参考文献 8)の手法を

基本として定めた。ただし，簡単化のため，骨格曲線は

図－6 に示すように 2 直線でモデル化した。図中，Myと

θy は最外縁軸方向鉄筋が降伏する時の曲げモーメントと

初降伏部材回転角であり，Muは終局曲げモーメントであ

る。Myと Muは巻立てられた鋼板は考慮せずに算定する。

終局部材回転角 θuは次式にて求めた 8)。 

024.0657.4
+=

b
t

uθ  (1) 

ここに，t は鋼板厚，b は柱幅である。 

 また，降伏部材回転角 θ’yは次式で求める。 
( ) yyuy MM θθ /=′  (2) 

 θy の算定時に軸方向鉄筋の定着部からの抜け出しの影

響を考慮する際は参考文献 9)の手法を用いた。 

 フラジリティ解析では，このようにして定められる骨

格曲線と実際の差をモデル誤差として考慮する。本研究

では，図－6 に示すように，θ’y, Mu, および θuの計算値

と実験値の比の統計量をそれぞれモデル誤差パラメータ

α1, α2, および α3に与える。なお，θ’yのモデル誤差は，θy

の計算値と実験値の比の統計量と同じと仮定した。αi 

(i=1～3) を定める際は，参考文献 10)～13)にある 12 体の鋼

板巻き RC 柱の正負交番載荷実験結果を使用した。計算

値と実験値の比較を図－7 に示す。フラジリティ解析の

際には，モデル誤差を表す αi (i=1～3) を図－7 に示す統

計量を持つ対数正規変数として扱っている。 

 参考文献 10)～13)にある柱は，第 5 猪鼻高架橋と同じく，

せん断補強と靭性補強を目的として鋼板が巻立てられて

おり，鋼板はフーチングに定着されていないが，鋼板の

存在を考慮しないで求めた Mu は実験結果を総じて過小

評価している。なお，参考文献 10)～13)で使用された RC

柱は，断面幅や軸力の大きさ，また，鋼板を RC 柱に巻

立てる際の接着の方法や鋼板下端とフーチング上端の間

の隙間の大きさなどが様々に異なる。計算値と実験値の

差を個別に検討しても，特定の偏りは観察されておらず，

計算により鋼板巻立て RC 柱の降伏や終局点を概ね評価

できていると考えるが，実験供試体の数は十分と言えず，

今後，さらに多くの実験結果に基づいた検証と αi の統計

量の見直しが必要である。 

 正負交番荷重を受ける鋼板巻立て RC 柱の履歴則につ
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図－9 フラジリティカーブの算定手順 

表－1 着目する限界状態の一覧 
 耐荷力や変形能 C 最大応答値 D 

補
強
前 

コンクリート負担分の 
せん断耐力 Vc 

作用せん断力 

せん断耐力 Vmu (=Vc+Vs, 
Vs：せん断補強鉄筋負担分

のせん断耐力） 
作用せん断力 

降伏部材回転角 応答回転角 

補
強
後

降伏部材回転角 応答回転角 

終局部材回転角 応答回転角 

 

-940-



いては，最大荷重到達前では除荷剛性低下率を 0.4，その

後は 0.6 とすることで実験的に得られる除荷剛性を

Takeda モデルにより評価できるとの報告がある 14)。そこ

で，2 直線で骨格曲線をモデル化した本研究では，一律，

除荷剛性低下率を 0.5 とした Takeda モデルにより動的解

析を行う。なお，この変数を 0.4～0.6 の一様分布に従う

と仮定し，フラジリティカーブを得ても，除荷剛性低下

率を 0.5 に固定した場合とほとんど同じ結果になること

を確認している。 

 地震波は，2011 年東北地方太平洋沖地震で岩手県・宮

城県・福島県で観測された 45 地点の K-NET 強震記録を

使用する。各地点の EW と NS 成分の 2 つの地震波を用

いることから，合計 90 波となる。地動最大加速度が

1000gal となるように振幅調整した 90 波の加速度応答ス

ペクトルを図－8 に示す。本研究では，フラジリティカ

ーブの横軸の指標として地動最大加速度を用いるが，例

えば，横軸を 1000gal にした場合には，図－8 に示され

る加速度応答スペクトルを持つ 90 波が入力され，それら

に対する損傷確率を計算することになる。 

3.3 フラジリティ解析 

 フラジリティカーブの算定手順のフローを図－9 に示

す。地震動強度Γ=γ (図－8 の例はΓ=1000gal)を持つ地震

波を入力した動的解析から応答値 D を求め，それが部材

の耐荷力や変形能 C を超える条件付き確率 P[D ≥ C| Γ=γ]

を Monte Carlo 法で計算する。これを γの値を適当に変更

して繰り返し，離散的に得られる P の値を対数正規分布

（累積分布関数）で近似したものがフラジリティカーブ

である。対数正規分布のパラメータは最尤法で定める。 

 解析対象ラーメン橋脚について，耐震補強前後の D と

C はそれぞれ表－1 のように設定した。耐震補強後は，

十分なせん断耐力を有していると判断できることから，

曲げによる損傷のみを考慮している。C が Vcと Vmu のと

きには，降伏部材回転角と終局部材回転角の算定値にモ

デル誤差である α1 と α3 をそれぞれ掛けるのと同様に，

計算値と実験値の比較から定めたモデル誤差を考慮する。

Vcと Vmu の計算方法は，参考文献 15)に示されているもの

を用いる。そして，Vcのモデル誤差は，平均値 1.02，変

動係数 8.2%，Vmu のモデル誤差は，平均値 1.02，変動係

数 8.2%の統計量を与えた対数正規変数で表現する 15)。こ

のほかに，Monte Carlo 法を行う際は，コンクリート圧縮

強度と鉄筋降伏強度，およびそれらのヤング係数も確率

変数として扱っている。これらの統計量は参考文献 5)に

示されている。 

3.4 耐震補強前後のフラジリティカーブ 

 図－9 のフローから得られたフラジリティカーブを図

－10 に示す。耐震補強の実施前は，せん断耐力が曲げ耐

力に比べて小さく，モデル誤差などの不確定性の存在下で

も，Vcや Vmuを超過するせん断力が生じる可能性の方が降

伏部材回転角を超える応答値が生じる可能性よりも高い

ことが示されている。なお，図－5 の部材モデルを用いた

動的解析では，せん断による損傷は考慮されないため，別

途，作用せん断力とせん断耐力の比較を行っているが，

Monte Carlo 法の各試行の中ではせん断破壊の判定に関わ

らず，降伏や終局部材回転角を超える応答が生じているの

かを比較している。図－1 から推測されるように，東北地

方太平洋沖地震の際には，凡そながら 200gal 程度の地動

最大加速度を持つ波が RC ラーメン橋脚に作用したと思

われ，RC 柱に耐震補強が仮に施されていなかった場合に

は，せん断により大きな損傷が生じていた可能性がある。 

 一方，耐震補強の実施後は，十分に大きな靭性が RC

ラーメン橋脚に与えられ，C として降伏部材回転角と終

局部材回転角を用いた場合のフラジリティカーブの差が

大きくなっている。図－8 に示すような様々な特性を持

つ波が作用する可能性や，終局部材回転角などの評価に

伴うモデル誤差 (図－7)を考慮しても，終局部材回転角

を超過する応答が生じる確率は相当に小さく抑えられて

いることがフラジリティカーブにより確認される。当然，

地震動強度を大きくすれば，耐震補強後であっても終局
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部材回転角を超過する応答が生じる確率は増加するが，

地震動強度が大きくなるほどそのような強度を持つ地震

が発生する確率は小さくなる。どこまでの安全性を高架

橋に与えるのかの判断は，地震ハザード曲線とフラジリ

ティカーブの掛け合わせとして得られる高架橋の損傷確

率の大きさで判断されるべきものである。 

 なお，フラジリティカーブの傾きは，条件付き損傷確

率の算定時に扱ったバラツキの大きさを表現する。別途

実施した感度解析から，この傾きに最も影響する要因は，

フラジリティ解析に用いる地震動群の選択にあることを

確認した。例えば，2003 年の三陸南地震で観測された地

震動群を用いると，耐震補強によりフラジリティカーブ

が大きく右に移動するなど，全体的な傾向は図－8 の地

震動群を用いた場合と同じであるが，フラジリティカー

ブ自体は図－10 とは異なった曲線となる。 

4. まとめ 

 将来発生する地震動の特性を正確に予測することは現

状の技術でも難しいと思われ，様々な特性と強度を持つ

地震波に対して構造物の安全性を確保する必要がある。

フラジリティ解析は，耐荷力や変形能の算定に伴うモデ

ル誤差に加え，そのような様々な特性と強度を持つ地震

波の影響を反映して，構造物の耐震性能の大小を定量的

に評価することができる。 

 本研究で実施したフラジリティ解析から，東北新幹線

RC1 層ラーメン橋脚（解析対象は第 5 猪鼻高架橋 R15 の

端部に位置する橋脚）は，耐震補強前は，せん断力に対

して脆弱であったが，鋼板巻立てを施すことにより，非

常に高い耐震性能が付与されていることを確認した。 

 なお，本研究では対象としていない，曲げ耐力とせん

断耐力の値が近く，大きな変形能を期待できない RC ラ

ーメンに対する検討も必要である。また，本研究では，

構造物の限界状態として単に部材のせん断耐力や変形能

のみに着目しており，強震動作用下の列車走行性や強震

動作用後の供用性などは考慮していない。これらを含め

たフラジリティ解析は今後の課題である。 
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