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要旨：鉄道高架橋境界部で地震時に発生する相対変位は，列車走行安全性に大きな影響を及ぼすが，非線形

時の境界部に適用可能な相対変位の推定手法が確立されていない。本論文では一般的な RC 高架橋を対象に

境界部で降伏震度が異なる場合の相対変位の推定手法を構築することを目的とし，非線形解析に基づく検討

を行った。まず，境界部で固有周期が等しい場合でも降伏震度が異なることで最大相対変位は完全逆位相時

の 50%程度となる。次に相対変位の推定に必要な非線形時のパラメータである有効周期，相対変位係数，有

効減衰の算出法を提案し，推定精度の検証を行った結果，応答解析の結果に対して±35%程度で推定できる。 
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1. はじめに 

 近年の大規模地震により，鉄道の脱線現象が生じてい

る 1)。鉄道高架橋の設計においては，鉄道構造物等設計

標準・同解説 2)（変位制限）（以下，「変位標準」と示す。）

において，軌道面に発生する変位を一定以下に制限する

ことで高架橋が保有すべき地震時走行安全性を担保して

いる。具体的には，高架橋が橋軸直角方向に振動するこ

とで車両を加振する振動変位，および連続する高架橋が

位相差をもって挙動することにより高架橋境界に発生す

る不同変位の両方を照査する体系となっている。 

不同変位には，隣接高架橋の種類に応じて，目違い，

平行移動，折れ込みの三種類に対して照査するが，対象

としている地震動が鉄道構造物等設計標準・同解説 3)（耐

震設計）（以下，「耐震設計」と示す。）の L1 地震動まで

の高架橋の線形挙動の範囲に限定した上で地盤特性等を

考慮する必要がある。また，新設高架橋を対象としてお

り，建設年代が古い既設高架橋は低降伏震度であるため，

非線形化しやすく，適用できない課題が挙げられる。さ

らに妥当性も十分に検証されていない。この課題に対し

て，既往の研究においては鉄道 RC 高架橋が非線形化し

た場合の不同変位の推定手法の検討が行われている 4)。

そこでは不同変位の目違い，角折れの共通の量である高

架橋境界部の相対変位に着目し，低降伏震度において，

等価固有周期比と無次元相対変位 DRD は相関が高く，

地震動の周期特性の違いの影響を受けにくい指標である

ことを評価した。また，簡易なパラメータを用いて，DRD

の推定誤差が最小となるような提案手法を行っている。

一方で実線区における，降伏震度の点在状況を鑑みると

4)，高架橋境界部での降伏震度の違いに関しても考慮し

た推定手法の構築が必要であると考える。 

以上から，本論文では鉄道 RC 高架橋を対象として高

架橋境界部での降伏震度の違いも考慮した相対変位を推

定できる手法を構築することを目的とする。 

まず，2 章で理論に基づく高架橋境界部の無次元相対

変位の算出手法について定式化すると共に，推定手法の

精度を検証するモデルについて記述する。3 章において

は，非線形化した際の推定手法に必要な各パラメータの

導出過程について記述する。4 章では，降伏震度が異な

る際の等価固有周期比と無次元相対変位 DRD の関係に

ついて検討し，2 章で定式化した式の推定精度について

評価を行う。 

 

2. 相対変位の推定理論解と検証モデル 

2.1 不規則振動論に基づく最大相対変位 

 式(1)に，1 自由度系に定常ホワイトノイズ地震動𝑑𝑔̈と

した時の高架橋 i および j の運動方程式を示す 5)6)。 

 𝑑𝑘̈ + 2ℎ𝑘𝜔𝑘𝑑𝑘̇ + 𝜔𝑘
2𝑑𝑘 = −𝑑𝑔̈(𝑡) (1) 

ここでの，𝑑𝑘 (k=i,j)は応答変位，𝜔𝑘 (k=i,j)は固有振動数，

ℎ𝑘(k=i,j)は減衰定数を示す。応答解は，t=0 からの応答を

考え，インパルス応答 h(t)とすれば，i と j の変位応答は

以下の式(2)で示すことができる。 

 
𝑑𝑘(𝑡) = ∫ ℎ(𝑡 − 𝜆𝑘)𝑑𝑔̈(𝜆𝑘)𝑑𝜆𝑘

𝑡

0

 (2) 

ここでの𝜆𝑘(𝑘 = 𝑖, 𝑗)は，入力の時刻差を示す。式(3)に，

高架橋 i，j の相対変位𝑑𝑖𝑗を𝑑𝑖，𝑑𝑗の差分で示す。 

 𝐸[𝑑𝑖𝑗 (𝑡)] = 𝐸[𝑑𝑖(𝑡) − 𝑑𝑗(𝑡)] (3) 

式(4)は，式(3)の左辺，右辺を二乗した式になる。 

 𝐸[𝑑𝑖𝑗 (𝑡)
2] = 𝐸[𝑑𝑖(𝑡)

2] + 𝐸[𝑑𝑗(𝑡)
2]

− 2𝐸[𝑑𝑖(𝑡)𝑑𝑗(𝑡)] 
(4) 

式(4)の左辺は相対変位の二乗平均和の期待値，右辺の 1

項目および 2 項目は i と j の二乗平均和の期待値，3 項目

は i と j の自己相関関数の期待値を表す。式(5)に，i と j
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の変位の自己相関関数を示す。 

𝐸[𝑑𝑖(𝑡)𝑑𝑗(𝑡)] = ∫ ∫ ℎ(𝑡 − 𝜆𝑖)ℎ(𝑡 − 𝜆𝑗)
𝑡

0

𝑡

0

 

∙ 𝐸[𝑢𝑔̈(𝜆𝑖)𝑢𝑔̈(𝜆𝑗)]𝑑𝜆𝑗𝑑𝜆𝑗  

(5) 

パワースペクトル密度を𝑆0(𝜔)とすると，定常地震動の

自己相関関数の期待値は式(6)で示すことができる。 

 
𝐸[𝑢𝑔̈(𝜆𝑖)𝑢𝑔̈(𝜆𝑗)] = ∫ 𝑆0(𝜔)𝑒

𝑖𝜔(𝜆𝑖−𝜆𝑗)𝑑𝜔
∞

−∞

 (6) 

式(6)を式(5)に代入すると，式(7)に示すことができる。 

 𝐸[𝑑𝑖(𝑡)𝑑𝑗(𝑡)] 

= ∫ 𝐻𝑖(𝜔)𝐻𝑗(𝜔)𝑆0(𝜔)𝑒
𝑖𝜔(𝜆𝑖−𝜆𝑗)𝑑𝜔

∞

−∞

 
(7) 

ここでの，𝐻(𝑖𝜔)は式(1)における変位の伝達関数を示し，

以下の式で得ることができる。 

 
𝐻𝑘(𝜔) =

1

𝜔𝑘
2 − 𝜔2 + 2𝐼ℎ𝑘𝜔𝑘𝜔

 (8) 

ここでの I は虚数を示す。式(8)を，式(7)に代入すると式

(9)が得られる。 

 𝐸[𝑑𝑖(𝑡)𝑑𝑗(𝑡)] 

=
2𝜋𝑆0(𝜔)

𝐾𝐴𝐵
2(ℎ𝑖𝜔𝑖 + ℎ𝑗𝜔𝑗)  

(9) 

ここでの𝐾𝐴𝐵は以下のように示す。 

 𝐾𝐴𝐵 = (𝜔𝑖
2 − 𝜔𝑗

2)2 + 4ℎ𝑖ℎ𝑗𝜔𝑖𝜔𝑗(𝜔𝑖
2 + 𝜔𝑗

2)

+ 4(ℎ𝑖
2 + ℎ𝑗

2)𝜔𝑖
2𝜔𝑗

2  
(10) 

また，式(5)は𝑑𝑖(𝑡)，𝑑𝑗(𝑡)の相関係数𝜌𝑖𝑗を用いて式(11)の

ように示すことができる。 

 

𝜌𝑖𝑗 =
𝐸[𝑑𝑖(𝑡)𝑑𝑗(𝑡)]

√𝐸[𝑑𝑖 (𝑡)
2]√𝐸[𝑑𝑗(𝑡)

2]

  
(11) 

式(11)の分母である変位応答の 2 乗平均和は留数積分を

用いて，式(12)のように示すことができる。 

 
𝐸[𝑑𝑘(𝑡)

2] =
𝜋𝑆0(𝜔)

2ℎ𝜔𝑘
3  (12) 

式(9)，式(12)を式(11)に代入すると相関係数𝜌𝑖𝑗は以下の

式になる。 

 
𝜌𝑖𝑗 = 8√ℎ𝑖ℎ𝑗(ℎ𝑗 + 𝛽ℎ𝑖)𝛽

1.5/ 

{(1 − 𝛽2)2 + 4ℎ𝑖ℎ𝑗(1 + 𝛽
2)𝛽 + 

4(ℎ𝑖
2 + ℎ𝑗

2)𝛽2} 

(13) 

ここでの  (= 𝑇𝑖/𝑇𝑗 )は高架橋の固有振動数の逆数である

固有周期比を示す。式(11)，(12)を包含した式(13)を式(4)

に代入することで，高架橋境界部の相対変位の期待値を

得ることができる。ここで，式(4)の相対変位の期待値

𝐸[𝑑𝑖𝑗 (𝑡)]を相対変位の最大値𝑑𝑖𝑗
𝑚𝑎𝑥，𝐸[𝑑𝑘(𝑡)]を高架橋の

最大応答変位𝑑𝑘
𝑚𝑎𝑥  (k=i,j)とすると式(4)は，式(14)に示す

ことができる。 

 
𝑑𝑖𝑗
𝑚𝑎𝑥 = √𝑑𝑖

𝑚𝑎𝑥2 + 𝑑𝑗
𝑚𝑎𝑥2 − 2𝜌𝑖𝑗𝑑𝑖

𝑚𝑎𝑥𝑑𝑗
𝑚𝑎𝑥  (14) 

ここでの dij
maxは高架橋 i，j 間の相対変位， dk

max(k=i,j)は

高架橋の最大応答値を示す。式(14)から高架橋境界部の

相対変位に必要なパラメータを整理すると，各高架橋の

最大変位 dk
max，固有振動数比，減衰 hk が必要であるこ

とがわかる。式(14)はホワイトノイズ地震動を入力とし

た際に得られる相対変位の線形理論解であるため，非線

形時に適用するには，非線形時の高架橋のパラメータの

推定が必要である。そこで，検証用のモデルを用いて，

非線形時のパラメータの妥当性および相対変位の推定精

度の評価を行う。 

式(15)に高架橋の固有振動数の逆数である固有周期の

比を示す。また，式(16)に示す高架橋境界部の相対変位

の度合いを表す指標，無次元相対変位 DRDを示す。 

 𝛽 = 𝑇𝑒𝑞,𝑖/𝑇𝑒𝑞,𝑗 (15) 

 
𝐷𝑅𝐷 =

𝑑𝑖𝑗
𝑚𝑎𝑥

𝑑𝑖
𝑚𝑎𝑥 + 𝑑𝑗

𝑚𝑎𝑥 (16) 

既往の論文 4)で，と DRDは地震動の周波数特性の影響を

受けにくく，相対変位を評価するに適した指標であるた

め，本検討でも，および DRDに着目して高架橋境界部の

相対変位の評価を行う。 

2.2 検証モデル 

(1) 力学モデル 

 図－1 に構造物の力学モデルを示す。構造物は一般的

に標準設計によるものが多く，その挙動は 1 自由度系モ

デルで表現できることが多い 3)。実設計においても，1 自

由度系に基づく非線形スペクトル法により，地震時応答

を推定するのが一般的であるため，構造物はトリリニア

型の骨格曲線，標準型の履歴特性を持つ 1 自由度系でモ

デル化し，実際の構造物の非線形性を反映したモデルを

用いる。骨格曲線は，降伏震度 khy，最大震度 khmax，等価

固有周期 Teq，構造物の単位長さ重量 ws をパラメータと

して設定し，2 次勾配を 1 次勾配の 1/10，3 次勾配は１

次勾配の 1/1000 とした。また，最大震度は降伏震度の 1.4

倍とした。減衰は，構造物の各モードに対して 5%のモー

ド減衰比として与えた。隣接する高架橋に対して同一の

地震動を入力し，各構造物の時刻歴応答波形の差分から

高架橋境界部の相対変位を算出する。 

(2) 入力地震波 

入力地震動は，鉄道設計標準の設計地震動 20 波を用

いた。G0～G7 地盤用の L1 地震動（以下，「L1(G0）～

L1(G7)」と示す。），G0～G5 地盤用の L2 スペクトル I 地

震動（以下，「L2spe.I(G0）～L2spe.I(G5)」と示す。），G0

～G5 地盤用の L2 スペクトル II 地震動（以下，

「L2spe.II(G0)～L2spe. II (G5)」と示す。）を対象とした。

図－2 に入力地震動の応答スペクトルを示す。 
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(3) 解析ケース 

地震動入力に対する時刻歴応答解析では地震波 20 波

を用いて，高架橋の初期剛性に対応する等価固有周数 Teq

を 0.3 秒～10 秒の範囲で 30 分割，降伏震度を 1000 とし

た線形応答，0.2～0.7 とした非線形応答とし，あらゆる

組み合わせを考慮し，約十数万ケースの解析を実施した。

なお，実高架橋の等価固有周期は既往の論文 4)によると

0.5 秒～2.0 秒程度に分布している。 

 効率的に数値解析を行うために高架橋のモーダル座標

系上で運動方程式を，Newmark の平均加速度法により時

間増分Δt 単位に解いていく。ただし，運動方程式が非線

形である事から，不釣り合いが十分小さくなるまでΔt 内

で反復計算を行う。本研究ではΔt=1.0×10-4sec とした。 

 

3. 非線形応答時の有効パラメータの検討 

3.1 非線形応答時の有効周期の算出法 

非線形応答時の卓越振動数を評価する際には，フーリ

エ変換等を活用した周波数分析が最も一般的である。し

かし，フーリエ変換による卓越振動数の分析は若干煩雑

な手順を踏む必要がある。 

例えば，図－3 に示す高架橋の履歴モデルから，非線

形時の最大応答変位及び，最大震度を得ることができれ

ば，割線剛性を用いて非線形時の有効周期を推定するこ

とができる。最大震度は，最大降伏震度および，最大加

速度と相関が高いことから，高架橋の絶対応答加速度の

最大値および，相対変位の最大値を用いて推定すること

ができると仮定する。 

式(17)に，有効周期の逆数である卓越振動数の推定式

を示す。 

 

𝑓𝑠1 =
1

𝑇𝑒𝑞
=
1

2𝜋
√
𝑃𝑆𝐴

𝑃𝑆𝐷
 (17) 

ここで，PSA は高架橋の絶対加速度の最大値 (peak 

structure acceleration)，PSD は高架橋の相対変位の最大値 

(peak structure displacement)を示す。 

図－4 に，卓越振動数の評価手法の比較を示す。横軸

は高架橋の応答加速度をフーリエ変換により周波数分析

して，絶対値が最も大きくなる振動数を卓越振動数とし

て直接算出した𝑓𝑠0で，縦軸は式(17)により算出した推定

値である。以降，𝑓𝑠0が高架橋の地震時応答を支配する卓

越振動数の正解値として扱う。図の L1 地震動の結果に

着目すると，推定値は fs0とよく一致を示していることが

分かる。L1 地震動では，高架橋の応答が線形挙動である

ため，推定式は正解値を精度よく推定していると思われ

る。L1 地震動時の𝑓𝑠0と𝑓𝑠1の比の平均値は 1.00 であり，

変動係数が 0.10 である。一方，L2spe.I 地震動および，

L2spe.II 地震動では L1 地震動に比べ，精度が低下してい

ることがわかる。𝑓𝑠0と𝑓𝑠1の比の平均値は L2spe.I 地震動

で 0.7，L2spe.II で 0.62 と低下しており，L2 地震動では，

高架橋が非線形化するために，推定値が fs0を下回る傾向

が確認できる。これは，最大応答を示す時刻前後の応答

が正弦波単波により表現できる，という各式の仮定が成

立しておらず，実際には複数の周波数成分が卓越するた

めと考えられる。この時，変動係数は L2spe.I 地震動で

0.3，L2spe.II で 0.24 である。 

 3.2 有効相対変位係数の算出法 

 図－5 に，高架橋単体の変位と高架橋境界部の相対変
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位の時刻歴応答波形を示す。(a)は，高架橋の等価固有周

期が 10 秒と 1.6 秒，(b)は，10 秒と 1.4 秒の組み合わせを

示す。ここでの高架橋 i の最大変位は高架橋 j の最大変

位よりも大きい。図から高架橋境界部の最大相対変位 d-

ij
max は高架橋単体の最大変位 dk

max(k=i,j) と同時刻で観測

されないことがわかる。また，一例ではあるが，図から，

高架橋 i の最大変位を記録した時刻から Ti 及び 0.1Ti 秒

後に相対変位が最大となることが確認できる。そこで，

高架橋境界部の相対変位が最大の時に高架橋 i および高

架橋 j の変位の応答がどの程度，相対変位に寄与するか，

また，最大変位を記録した時刻から何秒後に相対変位が

最大値になるのかを評価する。 

式(18)に，有効相対変位係数𝑟𝑘を示す。 

 
𝑟𝑘 =

𝑑𝑘
𝑟𝑒𝑙

𝑑𝑘
𝑚𝑎𝑥 , (𝑘 = 𝑖, 𝑗) (18) 

ここでの𝑑𝑘
𝑟𝑒𝑙は相対変位が最大時の高架橋単体の変位で

ある。式(18)は，相対変位が最大の時の高架橋単体の変位

を高架橋の最大変位で除している。 

 図－6 に，線形，非線形時の相対変位係数のデータの

分布を示す。図から，線形時では変位応答の大きい高架

橋 i では ri が 1.0 に近い値での分布が多く，変位応答の

小さい高架橋 j では 0.1～0.5 の範囲での分布が多いこと

がわかる。一方，非線形時では変位応答の大きい高架橋

i では riが 1.0 に近い値での分布が多く，変位応答の小さ

い高架橋 j では 0.1～0.5 の範囲での分布が線形時と同様

に多いが，0.6～0.9 の範囲の分布が線形時に比べると多

くなっていることが確認できる。 

 図－7 に，高架橋 i，j の変位の最大値が観測された時

刻 Ti
max，Tj

max から相対変位の最大値が観測された時刻

Tij
maxと高架橋 i，j の卓越周期 Ti

d ，Tj
dを比較した結果を

示す。高架橋の最大変位が大きい i の結果に着目すると，

最大相対変位が観測される時刻の|Tij
max

 -Ti
max| / Ti

dは 0 に

近い値での分布が多く確認できる。これは，高架橋 i が

最大応答値を示した直後に，相対変位が最大になってい

る結果を示していると解釈できる。線形，非線形時も同

様な結果であり図－5 で確認できた変位応答の大きい高

架橋 i で ri が 1.0 に近い値の多くは最大変位が観測され

た時刻に近いと考える。一方，高架橋 j の結果に着目す

ると，|Tij
max

 -Tj
max| / Tj

dは 0～0.1 の範囲での分布が i 側に

比べると小さいことが分かる。つまり，高架橋 i の確率

密度と比べると，高架橋 j 側は振幅が最大の時から-2π，

2π以上経過しており，最大変位時に比べ，変位量が小さ

く，j 側の最大値は相対変位に与える影響が小さいこと

がわかる。図－6 で示す，相対変位係数が 1.0 よりも小さ

い値での分布が多いことと一致する。 

以上から，高架橋境界部に最大相対変位が発生する時

刻において応答変位が大きい側の高架橋は最大変位を示
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 図－5 高架橋と境界部の相対変位の時刻歴応答波形 
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す傾向にある一方，応答変位が小さい側の高架橋は相対

変位が最大の時刻から 2π以上経過している場合が多い

ため，最大変位の 10%~50%程度の値を示す傾向にある。 

3.3 非線形時の有効減衰の算出法 

文献 7)では，高架橋に用いられる材料の履歴特性によ

り非線形時の等価減衰の経験式を同定している。図－8

に，経験式に基づく，塑性率と減衰の関係を示す。経験

式を用いて等価粘性減衰を算出する場合，塑性率の増加

と共に等価粘性減衰も増加し，減衰を過大に評価する傾

向がある。経験式に基づく手法では，特定の材料以外の

場合，適用できないことから，ここでは幾何学的な理論

に基づき，非線形時の有効減衰を算出する。 

式(19)に，図－3 に示す，標準型の履歴モデルから，幾

何学的な理論に基づく有効減衰の算出式を示す。 

 

ℎ𝑒𝑞 =

{
 
 

 
 2

(𝜇 − 1)(1 − 𝛽)

𝜋𝜇(1 + 𝛽𝜇 − 𝛽)
，(𝑌点から𝑀点)

2
𝜇𝑏 − (2𝑏 − 1 +

(𝑏 − 1)2

𝑎
)

𝜋𝜇𝑏
，(𝑀点以降)

 (19) 

ここで，a は履歴モデルの第二勾配と第一勾配の比，

b(=khy
max

 / khy)は最大降伏震度と降伏震度の比で示す。ま

た，相対変位係数を用いて最大相対変位時の高架橋境界

部の応答値を分析した結果から，減衰を算出する際には

高架橋の応答が小さい側の変位に対し，0.5 倍かけた値と

して減衰を考慮することとした。 

 

4. 相対変位の推定手法の検証 

4.1 降伏震度の影響評価 

 検討した非線形時の各パラメータの算出手法を用いて，

まず降伏震度の異なる場合の固有周期比と DRD の関係

について検討を行う。 

図－9 (a)に，L1 地震動が入力した際の固有周期比と

無次元相対変位 DRDの関係を示す。横軸は卓越固有周期

比，縦軸は無次元相対変位 DRDを示し，高架橋 i が線形

挙動，高架橋 j の降伏震度 khyを 0.7，0.5，0.3 とし，非線

形挙動をする際の DRDの結果を示す。 

図から，が増加と共に DRDは増加し， が 1.25 まで，

DRD は急激に増加し，が 1.25 以上で DRD が完全逆位相

状態である 1.0 に漸近することがわかる 4)。 

図の降伏震度の違いに着目すると，降伏震度が異なっ

たとしても，DRDは同じ傾向であることが分かる。L1 地

震動では高架橋の降伏震度が低い値であっても，L1 地震

動に対する高架橋の応答が線形領域であるため DRDの結

果が同じであることが考えられる。また，等価固有周期

比が 1.0 を中心線として DRD の結果が左右対称である

ことからも，L1 地震動を受けた場合，有効周期は等価固

有周期と同じであることが分かり，高架橋の応答は線形

領域にあることが考えられる。 

4.2 非線形応答時の精度 

  図－9 (b)，(c)に L2 地震動が入力した際の固有周期比

と無次元相対変位 DRDの関係を示す。横軸は固有周期比

，縦軸は無次元相対変位 DRDを示す。が増加すると共

に DRD は増加し，完全逆位相になる時の値に近づくが，

降伏震度の差が大きいと，が 1.0 に近い場合，DRDが 0.5

以上の値を示す傾向がある。図－9 (a)の L1 地震動時の

結果と比較すると等価固有周期比が 1.0を境界にDRDの

結果が左右対称ではないこと，更には線形時の DRD中心

線が，が大きい方に移動していることがわかる。L2 地

震動では高架橋が非線形化し，降伏震度の低い側の周期

が大きくなることで，等価固有周期比が見かけ上大きく

なったと考えられる。 

降伏震度が大きく異なることは，高架橋が非線形化す

るタイミングが大きく異なること示し，一方の高架橋が

非線形化して応答変位が大きくなるが，もう一方の高架

橋の応答変位は線形領域であるために，が 1.0 に近い値
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図－9 地震動毎による と DRDの関係 
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でも DRDが大きくなると考えられる。また線形時に比べ

て，DRD はが 1.25 以下であっても緩やかに増加する傾

向がある。以上から，等価固有周期が同じ場合でも少な

くとも DRDは 0.5 以上を考える必要がある。 

4.3 推定手法の精度 

  図－10(a)に，高架橋 i，j の降伏震度 khy が 0.3 の場合

の推定手法による DRD の推定値と解析値の関係を示す。

図の横軸は，L1(G5)を入力とし，加速度振幅を 1.0～4.0

倍した倍率を示す。推定値は，式(14)を用いて算出した提

案法，文献 7)の経験式を用いた既存法，及び周期および

減衰を非線形時も線形時と同じとした線形理論解による

手法の結果を示している。図から， 提案法は入力倍率が

増加し，非線形化しても平均値を精度よく評価でき，±

35%の範囲で推定できる。線形理論解では，入力倍率の

増加と共に推定精度が低下する。また既存法では入力倍

率の増加と共に平均値を過小評価する傾向となる。これ

は，既存法では大きく非線形し，塑性率が増加した場合

に減衰を過大評価するため，相対変位が小さく推定され，

平均値が小さくなったと考えられる。 

 図－10(b)に，高架橋の降伏震度 khyが 0.3-0.7 と異なる

場合の L1(G5)が入力倍率と推定手法による DRD の推定

値，解析値の関係を示す。図から，降伏震度が異なる場

合には，各手法による推定精度が大きく違いがないこと

が分かるが，提案法は他の手法に比べて高い精度で平均

値を推定でき，±20%の範囲で推定できることがわかる。 

 

5. まとめ 

本論文では，一般的な鉄道の RC 高架橋を対象に，大

規模地震により高架橋が非線形化した場合の不同変位を

推定する手法の構築を目的に，数値解析に基づく検討を

行い，以下の結論を得た。 

(1) 高架橋境界部で両高架橋の降伏震度が異なる場合，

両者の等価固有周期が等しい場合でも，最大相対変

位は完全逆位相となる場合の 50%程度以上となる。 

(2) 高架橋境界部に最大相対変位が発生する時刻にお

いて，応答変位が大きい側の高架橋は最大変位を示

す傾向にある一方，応答変位が小さい側の高架橋は

最大変位の 10%~50%程度の値を示す傾向にある。 

(3) 非線形応答時の境界部の相対変位を推定するため

に，線形理論解に線形パラメータを適用した場合，

地震動の倍率の増加ともに推定精度が低下する。 

(4) 簡易に入手可能な高架橋の非線形パラメータであ

る有効周期，有効減衰，相対変位係数を線形理論解

に適用する手法を提案した。履歴モデルを用いて，

幾何学的な理論に基づき有効減衰を算出する際に

は，高架橋の応答の小さい側の最大応答変位の 50%

を加味する必要がある。 

(5) 線形理論解に基づき，提案した推定手法では非線形

時でも±35%の範囲で推定でき，経験式に比べ，地

震規模が大きくなる場合でも高精度で推定できる。 

本研究では安全側の評価となることを勘案し高架橋

境界部の連成，支承，ストッパー等の拘束の影響を無視

し，設計振動単位毎の 1 自由度に基づく検討とした。こ

れらの影響を加味した推定手法については今後の課題と

する。 
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図－10 各手法の推定精度 

(b) 非線形時(khy 0.3-khy 0.7) 

(a) 非線形時(khy 0.3-khy 0.3) 
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