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【要旨】 

本研究は，橋の地震時の実際の挙動を適切に考慮して上部構造・下部構造を合理的に耐震設計するための体系

化を目指すものである。これには，動的照査法の活用が有効であると考えられるため，動的照査法をベースとし

た設計体系の構築のための検討を行うこととした。平成 21 年度は，過去に土木研究所で実施された基礎部材に対

する載荷実験や基礎・地盤系の静的載荷実験・加振実験，自由地盤に対する加振実験のデータベース化を行った。

また，基礎・地盤系の加振実験に対して地盤物性値のばらつきを考慮した動的解析を行い，地盤物性値がばらつ

いた場合に，構造物の応答特性や杭に生じる断面力がどの程度変化するかを検討した。さらに，ラーメン構造に

対するファイバー要素解析を行い，終局限界の指標として鉄筋の終局ひずみを用いることにより，部材の終局限

界の評価精度が向上することを示した。 

キーワード：橋，杭基礎，耐震設計，動的解析，ファイバー解析 

 
 

1. はじめに 

 現在の基礎の耐震設計法は，いわゆる震度法の枠組み

の中で発展してきたものであり，複雑な実現象のうちの

未解明な点が，設計上の割り切りとして慣性力と照査値

に集約されて単純化された状態となっている。このため，

新しい基礎形式を採用しづらい，既設基礎の耐震性能評

価が困難である等の課題が生じている。こうした課題を

解決するために，上部構造・下部構造躯体・基礎・地盤

の橋全体系として耐震性能を照査する体系に基づく基礎

の耐震設計法を確立することが求められている。 

 このためには，動的照査法の活用が有効であると考え

られる。ただし，動的解析による道路橋基礎の耐震設計

法を提案するためには，どのような解析モデルを用いた

ときにどのような照査値をどの程度の許容値に抑えてお

けば良いのかを検討する必要がある。こうした背景から，

本研究では，最終的に動的照査法をベースとした設計体

系を構築することを目的に，基礎および地盤の地震時挙

動の評価，基礎の限界状態の設定，地震動・地盤変位の

外的作用の評価を行うこととした。昨年度は，入力地震

動の設定方法について検討した。具体的には，過去に実

施された自由地盤の動的解析を実施することにより，地

盤の動的挙動の評価における留意点を整理した。また，

現行設計法で提案されている限界状態が，動的解析で得

られる予測値を用いてどのように評価することができる

かを検討するため，動的解析により得られる予測値と現

行の震度法により評価される照査値との関係を比較した。

さらに，多層地盤中に存在する杭基礎の動的挙動を確認

するため，層構成をパラメータとして群杭基礎の加振実

験を実施した。 

 今年度は，昨年度の実験結果や解析結果を踏まえ，以

下を実施した。 

1) 既往の研究成果の整理 

2) 自由地盤の動的解析および基礎・地盤系の動的解析 

3) ラーメン構造に対するファイバー要素解析 

 1) は，過去に土木研究所が実施してきた載荷実験，加

振実験のデータを整理し，ベンチマークデータとして供

用できるようにHP 上に公開するものである。2) は，1) 

で整理した加振実験のうちのいくつかについて，自由地

盤および地盤中の基礎構造物を対象とした動的解析を実

施するものである。地盤はその物性値が非常にばらつく

特徴がある。本研究では，原位置における地盤調査結果

に基づいて一般的な地盤物性値のばらつきを評価し，地

盤物性のばらつきが基礎の応答や発生断面力に与える影

響を評価するものである。3) は，杭基礎の部材としての

限界状態を評価する手法を確立するために，杭基礎模型

に対する載荷実験を対象にファイバー要素解析によるシ

ミュレーション解析を行い，解析パラメータの設定の影

響や設計限界値を定めるための評価指標に関する検討を

行うものである。 

 以下に，それぞれの結果について報告する。 
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表-2.1 整理対象データ一覧 

(a) 基礎部材の抵抗特性に関する実験

No. 実施機関 実施時期 *) 基礎構造 地盤条件 載荷実験 

1 土木研究所 1998年 単杭・鋼管杭 飽和砂 
気中での杭単体の曲げ試験 

土中での杭の正負交番水平載荷試験 
土中での杭の一方向水平載荷試験 

2 土木研究所 1998年 
群杭・場所打ち杭 

群杭・PHC杭（JIS杭） 
－ 気中での正負交番水平載荷試験 

3 
土木研究所 
鋼管杭協会 

1997年 群杭・鋼管杭 

4 
土木研究所 
鋼管杭協会 

1997年 群杭・鋼管杭 

－ 気中での正負交番水平載荷試験 

5 土木研究所 2008年 斜杭・群杭・鋼管杭 － 気中での正負交番水平載荷試験 

(b) 基礎－地盤系の静的挙動に関する実験

No. 実施機関 実施時期 *) 基礎構造 地盤条件 載荷実験 

1 土木研究所 1998年 単杭・鋼管杭 飽和砂 
気中での杭単体の曲げ試験 

土中での杭の正負交番水平載荷 
土中での杭の一方向水平載荷 

2 土木研究所 1992年 

単杭・鋼管杭 
並列杭・鋼管杭 
直列杭・鋼管杭 
群杭・鋼管杭 

湿潤砂 土中での杭の一方向水平載荷 

3 土木研究所 2007年 直接基礎・鋼殻 乾燥砂 
鉛直載荷；単調水平載荷；一方向繰返し載荷 
水平交番載荷；単調載荷後一方向繰返し載荷 

4 土木研究所 2007年 直接基礎・鋼製 乾燥砂 水平交番載荷 

(c) 自由地盤の動的挙動に関する実験

No. 実施機関 実施時期 *) 基礎構造 地盤条件 入力地震動 実験・解析 

1 土木研究所 2006年 群杭・鋼製 乾燥砂 神戸海洋気象台観測波NS成分 振動台実験 

2 土木研究所 2007年 
群杭・アルミ

ニウム 
乾燥砂・飽和砂・正規

圧密粘 土・飽和砂 
神戸海洋気象台記録から作成した基盤波 

（露頭基盤波） 
動的遠心模型実

験 

3 土木研究所 2005年 
群杭・アルミ

ニウム 
乾燥砂＆飽和砂 

神戸海洋気象台記録から作成した基盤波 
（露頭基盤波） 

動的遠心模型実

験 

4 土木研究所 
2000年 
2001年 

柱状体基礎・

鋼製 
乾燥砂 

板島橋周辺地盤上観測波 
神戸海洋気象台観測波NS成分 

振動台実験 

5 土木研究所 2009年 
群杭・アルミ

ニウム 
湿潤粘土・湿潤砂＆湿

潤粘土 
神戸海洋気象台観測波NS成分 

動的遠心模型実

験 

6 土木研究所 2007年 
直接基礎・鋼

製 
乾燥砂 

七峰橋周辺地盤上観測波 
神戸海洋気象台観測波NS成分 

振動台実験 

7 土木研究所 1996年 － 
東神戸大橋周辺地盤

（鉛直アレーによる

地震観測地点） 

1995年兵庫県南部地震 
東神戸周辺地盤G.L.-33m 

解析 

(d) 基礎－地盤系の動的挙動に関する実験

No. 実施機関 実施時期 *) 基礎構造 地盤条件 入力地震動 実験種別 

１ 土木研究所 2006年 群杭・鋼製 乾燥砂 神戸海洋気象台観測波NS成分 振動台実験 

２ 土木研究所 2007年 
群杭・アルミニ

ウム 
乾燥砂・飽和砂・正規圧密粘

土・ 飽和砂 
神戸海洋気象台記録から作成し

た基盤波（露頭基盤波） 
動的遠心模型実

験 

３ 土木研究所 2005年 
群杭・アルミニ

ウム 
乾燥砂＆飽和砂 

神戸海洋気象台記録から作成し

た基盤波（露頭基盤波） 
動的遠心模型実

験 

４ 土木研究所 
2000年 
2001年 

柱状体基礎・鋼

製 
乾燥砂 

板島橋周辺地盤上観測波 
神戸海洋気象台観測波NS成分 

振動台実験 

５ 土木研究所 2009年 
群杭・アルミニ

ウム 
湿潤粘土・湿潤砂＆湿潤粘土 神戸海洋気象台観測波NS成分 

動的遠心模型実

験 

６ 土木研究所 2007年 直接基礎・鋼製 乾燥砂 
七峰橋周辺地盤上観測波 

神戸海洋気象台観測波NS成分 
振動台実験 

*) 実施時期は，実際に実験を行った時期もしくはその実験に関する報告書もしくは論文が刊行された時を指している。
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No. 実施機関 実施年度 基礎諸元 地盤条件 入力地震動波形 実験種別

1
土木研究所
基礎T

2002 群杭，鋼製 乾燥砂
神戸海洋気象台
観測波

振動台

レベル２へ
リンク 2

土木研究所
振動T

2005
群杭，中空
アルミ

液状化地盤
（粘性土層
を含む）

L2typeII 基盤波
形

動的遠心
実験

3 UC-Davis校 1999
単杭（パイ
ルシャフト）

粘性土層，
砂質土層

…
動的遠心
実験

4 … … … … … …
… … … … … … …  

(a) レベル1 

実施機関 土木研究所 基礎T
実施年度 2002
基礎諸元

図面

模型地盤

地盤データ

入力波形
実験種別

実験結果

参考文献

No. 1

福井次郎，中谷昌一，白戸真大，野々村佳哲，喜多直之：群杭基礎の大型振動台実験，
土木研究所資料，No.4015，2006.8
・・・

群杭，３×３配列，鋼製，□125mm，L=3.0m，杭間隔・・・

1層目　乾燥砂　3m　Dr=65%
2層目　乾燥砂　Xm　Dr=○%
・・・

神戸海洋気象台観測波
振動台

上部構造
フーチング
杭
地盤
センサー配置

計測データ
写真

物理特性
作製時の管理記録
CD試験
動的変形特性試験
S波速度分布 (板たたき法)

レベル３へリンク

 

(b) レベル2 

 

 
(c) レベル3 

図-2.1 データ整理概要 

 

2．既往の研究成果の整理 

2.1 はじめに 

現行の道路橋示方書 IV下部構造編 1)，V耐震設計編 2) 

で示されている基礎の耐震設計法や現在研究されている

動的解析手法は，様々な実験や解析結果に基づいて提案

されている。これらの研究成果は，土木研究所資料や共

同研究報告書，論文として公表されている。土木研究所

で実施された実験の中には大規模なものも多く，これら

の実験の計測データは，解析モデルの妥当性を検証する

際のベンチマークデータとして利用価値の高いものであ

る。そこで，過去の実験成果を整理し，実験模型の諸元，

地盤構成，計測項目，入力地震動等の実験条件と，計測

結果の数値データをHP上に公表することとした。 
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2.2 整理対象とした実験成果 

 整理対象とした研究成果は，過去に土木研究所で実施

された，道路橋基礎を対象とした実験結果である。大き

く分けて以下の4種に分類される。 

(a) 基礎部材の抵抗特性に関するデータ 

(b) 基礎－地盤系の静的挙動に関するデータ 

(c) 自由地盤の動的挙動に関するデータ 

(d) 基礎－地盤系の動的挙動に関するデータ 

整理対象としたデータの一覧を，(a)～(d)の種類ごとに，

表-2.1に示す。 

(a)，(b)は，現行の設計法である地震時保有水平耐力法

の提案根拠となった研究成果である。(a) は気中で実施

された静的載荷実験の結果であり，例えば，現行のレベ

ル2地震時の許容塑性率の根拠となった載荷試験等が含

まれる。(b) は地盤も含めてモデル化し，地盤中に設置

した基礎模型に対して行われた静的載荷実験の結果であ

る。(c) は，地盤の動的挙動を計測した実験結果である。

(d) は，地盤中に設置された基礎を対象とした加振実験

結果である。 

 

2.3 整理の内容 

 上記のデータの整理は，図-2.1に示す三段階で行った。

まず，レベル1の表に示すように，整理したデータの一

覧とキーワード(基礎諸元，地盤条件，実験種別等)を列

挙した。各データにはレベル2へのリンクが設けられて

おり，レベル2の表には，それぞれのデータのより詳細

な情報を記載した。レベル2の各項目には，レベル3へ

のリンクを設けており，レベル3では，実験の状況写真

や実験に用いた土槽や模型の諸元，地盤材料の試験結果，

計測結果の数値データを整理した。 

 上記の整理結果は，独立行政法人土木研究所構造物メ

ンテナンス研究センター(CAESAR)の HP にて閲覧およ

びダウンロード可能である。 

 

3．自由地盤および地盤中の基礎の動的挙動の再現解析

および地盤物性のばらつきが解析結果に与える影響

の評価 

3.1 はじめに 

地盤や構造物の挙動を予測するためには，何らかの方

法で地盤の物性値を評価する必要がある。ただし，地盤

はその物性値が大きくばらつく材料である。したがって，

地盤調査結果に基づく地盤物性値を用いて得られた構造

物の挙動や発生断面力の解析結果は，ある程度の誤差を

有している。中谷らは，実橋に対して地盤物性値や部材

の抵抗値をばらつかせて動的解析を実施することで，基

礎や構造物の応答がどの程度変化するかを検討し，地盤

抵抗を小さめに評価することが，必ずしも基礎の設計と

して安全側になるとは限らないことを示している 3)。本

研究では，中谷らと同様の検討を，応答値が明確になっ

ている実験結果に対して行うこととした。ただし，地盤

物性値のばらつきが基礎の挙動に与える影響に比べて，

部材抵抗のばらつきが基礎の挙動に与える影響は小さい

ことから 3)，本解析では地盤物性値のばらつきのみを検

討対象とした。 

解析の対象は，自由地盤，地盤中に存在する杭基礎の

2 つとした。ばらつきを考慮した地盤物性値は，砂質土

の内部摩擦角，粘性土の粘着力 c，地盤の変形係数 E，

地盤の最大せん断応力である。地盤物性値のばらつきは，

実験地盤に対して実施した地盤調査結果に基づいて評価

した。そして，そのばらつきの範囲内で値を変化させた

地盤物性値を用いて動的解析を行い，地盤物性値のばら

つきによって，地盤や構造物の挙動，杭に生じる断面力

にどの程度の影響が生じるかを確認した。 

 

3.2 解析対象とした実験の概要 

解析対象としたのは，次に示す3つの実験であり，い

ずれも2で整理したものである。いずれも群杭基礎を対

象とした加振実験である。 

実験 a: 軟弱粘性土と砂質土から構成される二層地盤中

の群杭基礎の動的遠心実験 (3ケース) 

実験 b: 砂地盤中の群杭基礎に対する重力場における加

振実験 (2ケース) 

実験c: 砂地盤中の群杭基礎に対する動的遠心実験 (1ケ

ース) 

表-3.1 に，実験ケースの一覧を示す。本節では，各実

験の概要を説明する。なお，以降に示す物理量は全て実

物スケールに換算した値である。また，各実験の詳細は，

それぞれの参考文献を参照されたい。 

 

3.2.1 軟弱粘性土と砂質土から構成される二層地盤中の 

   群杭基礎の動的遠心実験 4) 

実験 a は土木研究所大型遠心実験施設において，50G

の遠心場で実施されたものである。図-3.1に実験概要を，

表-3.2に本解析で対象とする実験ケースを示す。実験パ

ラメータは，基礎模型の有無および地盤の層構成である。 

実験に使用された杭基礎模型は，実寸 600mm の鋼管

杭を想定した 3×3 本の群杭である。実験 a では地盤の

変形により杭基礎に生じる変位や加速度，および杭体に 
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表-3.1 実験ケース一覧 (遠心実験の場合の数値は実物スケールに換算されたもの) 

実

験 

Case 地盤構成 重力場・遠心

力場の違い 
入力地震

動 
上部構造の有無 杭径(mm) / 

杭本数 
a-1 支持層+軟弱粘性土 
a-2 支持層+中間砂層+軟弱粘性土 (1 /  ) 

a 

a-3 支持層+中間砂層+軟弱粘性土 (1 /  + 2D) 

遠心力場 
(50G) 

神戸波 無し 600 / 3×3 

b-1 14.80 kN b 

b-2 

砂質土層 (先端ヒンジ固定) 重力場 神戸波 無し 
(ただし，上部

構造重量分の

おもりを積載) 28.12 kN 

125 / 3×3 

c c 支持層+中間砂層+ゆるい砂層 
 (乾燥砂地盤) 

遠心力場 
(70G) 

ﾚﾍﾞﾙ 2 ﾀｲ

ﾌﾟ II 相当

の基盤波 

有り 7634 kN 1120 / 3×3 

 

 

表-3.2 実験aの地盤の層構成 

Case  地盤の層構成 
a-1 粘性土 + Dr = 90%の支持層 
a-2 地表面から1/まで粘性土，以深は砂質土(Dr = 

80%の中間砂層 + Dr = 90%の支持層) 
a-3 地表面から1/ + 2Dまで粘性土，以深は砂質土

(Dr = 80%の中間砂層 + Dr = 90%の支持層) 

 

生じる断面力を計測することを目的としたため，上部構

造の慣性力が基礎の応答加速度や応答変位，杭体に生じ

る断面力に与える影響を極力除外することとし，橋脚躯

体および上部構造はモデル化されず，計9本の杭とそれ

を結合するフーチングのみがモデル化されている。フー

チングについてもその慣性力の影響を極力小さくする一

方で，加振中に変形などが生じないよう考慮し，アルミ

により作製されている。 

杭間隔は2.5D，最も外側の杭とフーチング最外縁の距

離は 1D である。ここに，D は杭径である。杭体はアル

ミ管を用いてモデル化されている。なお，杭の曲げ剛性

EIをあわせることにより，遠心場と重力場の相似則を満

足させている。なお，加振時にフーチング底面が地盤か

ら受ける抵抗力のモデル化の方法については確立されて

おらず，この影響を分離することが現状の技術では困難

であるため，実験 a では，フーチング底面と地盤面の間

に空間を設け，フーチングが抵抗要素とならないように

モデル化されている。 

いずれのケースも層厚は 20 m であり，そのうち最下

層に，東北硅砂 7 号を用いて支持層相当の相対密度 Dr 

=90%の砂質土層2.5 mが作製されている。Case a-2, a-3 

は，表層にカオリンASP-100を用いて作製された軟弱な

粘性土層，その下に中密な砂質土層，最下層に支持層を

有するケースであり，中密砂層の層厚をパラメータとし

ている。福井らの試算によれば，地盤の変位が杭の挙動

に及ぼす影響は，1 / ～ / 付近に層境界がある場合

に最大となる。ここに，1 / は杭の特性値の逆数で

ある。実験a では剛性の異なる地盤の変位の違いによる

杭の挙動の違いを把握することを目的としているため，

福井らの試算に基づき，地盤変位の影響が大きくなる位

置に層境界を設定している。一般的な杭基礎の場合は，

/はおよそ杭径の～倍程度であるため，Case a-2, 

a-3は，それぞれ基礎模型の杭の1 /1 /+ 2Dを層境

界としている。いずれのケースも，層境界より上が粘性

土，層境界より下が中密の砂質土 (相対密度Dr =80%相

当) である。Case a-1は支持層以外をすべて粘性土層とし

たケースである。

 地盤には，加振時の地盤の加速度を計測するための加

速度計，圧密時の水圧を計測するための水圧計が設置さ

れている。計測位置は，図-3.1 に示したとおりである。

加速度計，水圧計は，①加振時に基礎模型の挙動の影響

が小さいと考えられる，基礎から比較的距離のある位置

（図-3.1 の加速度計・水圧計のうち，一番左側の列: 

P1-1~P1-5，A1-1~A1-5），②杭間（図-3.1 の加速度計・

水圧計のうち，真ん中の列: P2-1~P2-5，A2-1~A2-5），③

杭の比較的近傍（図-3.1の加速度計・水圧計のうち，一

番右側の列：P3-1~P3-5，A3-1~A3-5）の3列に分けて配

置された。また，地震中の杭の地震時挙動を調べるため

に，9 本の杭のうち 2 本の杭に深度方向に貼り付けた 7

点のひずみゲージにより，軸方向ひずみが計測された。

また，フーチングの水平変位・鉛直変位も計測された。 

模型地盤完成後，70Gの遠心場にて加振を行っている。

加振に用いた入力地震動は，兵庫県南部地震における神

戸海洋気象台NS成分の観測波である。図-3.2に入力地

震動の時刻歴を示す。入力地震動は想定していたものよ

りも大きなものとなった。 

 加振実験における杭体の挙動は弾性範囲内であった。 
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図-3.1 実験概要図 (a-1の例) 
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図-3.2 入力地震動の加速度時刻歴 

 

3.2.2 砂地盤中の群杭基礎に対する重力場における 

   加振実験 6) 

 実験bは土木研究所で所有している三次元大型振動台

上にせん断土槽（縦4 m×横4 m×高さ3.5 m）を固定し，

その土槽内に基礎模型を設置，砂地盤を作成後，加振実

験を行ったものである。実験の概略図を図-3.3に示す。 

本解析では，文献6)におけるRun2-4，Rn2-8の実験を

対象とした。この2ケースは，上部構造を模擬したおも

りの重量が異なり，Run2-4は14.80 kN，Run2-8は28.12kN 
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図-3.3 群杭基礎の振動台実験 

 

 

である。本文では，Run2-4をCase b-1， Run2-8をCase b-2

とよぶ。 

杭基礎模型は 3×3 本の 9 本群杭である。杭体には矩

形断面の鋼管（材質 STK400，杭径 D＝125 mm，板厚 t

＝4.5 mm，杭長L＝3000 mm）が用いられている。杭中

心間隔は2.5Dである。杭頭とフーチングは剛結合されて

おり，杭先端部はヒンジ条件である。各計測器の設置位

置は図-3.3 に示したとおりである。9 本の杭のうち，4

本の杭において，深さ方向に13断面にひずみゲージが貼

り付けられている。荷重計の設置位置とひずみゲージ設

置断面には，加振方向の加速度を測定するため加速度計

が併せて設置されている。また，基礎模型のフーチング

部分では，回転挙動の評価ができるよう，加振方向およ

び鉛直方向それぞれ3断面ずつ加速度計が設置されてい

る。 

実験地盤は気乾状態の東北硅砂6号を用い，相対密度 
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図-3.4 実験cの模型の概要 
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60～70%を目標に作製された。地盤内には加振方向の地

盤加速度を測定するため加速度計が設置されている。図

-3.3中に示すように，地盤加速度計は基礎模型からみて

東・西・北部の計3ヶ所に基礎模型のひずみゲージ設置

断面と同じ深度となるよう設置された。 

その他，振動台の動きを捕捉するための加速度計とレ

ーザー変位計が配置されている。また全てのセンサは各

加振直前にゼロクリアされている。入力波は，兵庫県南

部地震における神戸海洋気象台 NS 成分の観測波を振幅

調整せずに入力している。なお，Run2-4に対しては，正

方向に入力されたが，Run2-8に対しては正負を入れ替え

た入力となっていた。 

 加振実験における杭体の挙動は弾性範囲内であった。 

 

3.2.3 砂地盤中の群杭基礎に対する動的遠心実験 

 実験 c は，土木研究所の遠心力載荷実験施設にて行わ

れた。実験模型の概要を図-3.4に示す。 

 模型の諸元の設定にあたって想定された橋梁は，全幅

員12.0mの鋼 I桁橋であり，死荷重反力は6203 kNであ

る。橋脚はT形のRC橋脚であり，橋脚高さは12.1 mで

ある。基礎は3×3配列の場所打ち杭であり，杭径1.2 m，

杭長27.3 m，杭間隔3.15 mである。模型地盤は密度の異

なる乾燥砂による3層構成であり，上方より順に層厚は

12.95 m，16.8 m，4.2 m，相対密度Drはそれぞれ60%，

85%，90%である。 

 模型杭には，想定する場所打ち杭の杭径および曲げ剛

性 EI を概ね一致させたアルミパイプを用いた。杭径は

1.12 m，肉厚は105 mm，杭長は27.3 m，杭間隔は3.15 m 

(模型スケールでは杭径16 mm，肉厚1.5 mm，杭長390 mm，

杭間隔45 mm) である。杭とフーチングはDr =60%の砂

質土層に根入れされ，杭先端は，Dr =90%の砂質土層に

根入れされている。 

 入力地震動を図-3.5に示す。これは，兵庫県南部地震

における強震記録の逆解析等に基づいて設定されたレベ

ル2地震動タイプ II相当の解放基盤面 (いわゆる2E) で

の基盤地震動波形 7) から設定されたものである。実験時

には，振幅が原波形の 0.7 倍に調整されているが，これ

は，土槽底面から地震動を直接与える振動台実験では入

力地震動が実体波 (いわゆる E+F) となることや，振動

台の加振能力が勘案されたことによるものである。0.4～

1.0秒程度の周期帯はやや小さめとなっているが，その他

の周期帯では概ね再現できている。 

 模型には加速度計とひずみゲージが配置されている。

加速度計は，上部構造，フーチング (水平 1 点，鉛直 2

点)，地盤 (構造物の遠方および近傍)および土槽底面に設

置されている。ひずみゲージは，杭を模したアルミパイ

プの内面に設置されており，杭No.1，2，4，5で4深度，

杭No.7で4深度について計測されている。 

 加振実験における模型杭の挙動は弾性範囲内であった。 

 

3.3 自由地盤の動的解析 

3.3.1 解析手法 

いずれの実験についても，基礎に対して遠方の地盤に

一連の加速度計が鉛直方向に配置されている。この地盤

の挙動を一次元水平成層地盤と見なし，全応力に基づく

非線形時刻歴解析により地震応答解析を行った。 

せん断応力－せん断ひずみ 関係のモデル化にあた

っては，双曲線モデルを用いた。双曲線モデルの骨格曲

線は次式で与えられる。 

 

r

G








1

0  (3.1) 

 

ここに，G0は初期せん断剛性，r は規準ひずみ(=f / G0)，

f は最大せん断応力である。これらの材料パラメータは，

繰返し変形特性試験結果のフィッティングから決定され

る。ここでは，①繰返し変形特性試験結果に基づいて設

定したケース，②遠心実験データから計算された－ 関
係のフィッティングから設定したケースについて，解析

を行った。 

同一土層内においても土のせん断剛性やせん断強度は

拘束圧に応じて変化することから，双曲線モデルのパラ

メータG0，f の設定にあたっては，吉田ら 8) の提案する

次式を参考に，深度に応じて与えることとした。 

 

m
mAG  0  (3.2) 

n
mf B   (3.3) 

 

ここに， m’は有効拘束圧，A，B，m，n は土質試験結

果から逆算されるパラメータである。遠心実験における

有効拘束圧は，静止土圧係数 K0=0.5 とし，m’= 

v’(1+2K0)/3 として求めた。パラメータ m は土質によ

らず 0.5 とし，その上でパラメータA を微小加振結果あ

るいは繰返し変形特性試験結果より求めて設定した。パ

ラメータ n は，砂質土に対しては 1.0 とし，粘性土 (実

験 a) に対しては遠心実験におけるせん断強度f の読み

取りに基づき，0.87とした。その上で，パラメータBを，

①繰返し変形特性試験から得られる－ 関係を近似す 
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表-3.3 パラメータAの設定 

実験 土質 A 設定根拠 
飽和粘土 

(正規圧密) 
2600 繰返し変形特性 

飽和砂 
(Dr =80%) 

8300 繰返し変形特性 実験a 

飽和砂 
(Dr =90%) 

13700 インパルス加振 

実験b 
乾燥砂 

(Dr =65%) 
6400 繰返し変形特性 

乾燥砂 
(Dr =60%) 

6250 
インパルス加振，

繰返し変形特性 

乾燥砂 
(Dr =85%) 

9250 
インパルス加振，

繰返し変形特性 
実験c 

乾燥砂 
(Dr =90%) 

9380 
インパルス加振，

繰返し変形特性 

 

表-3.4 パラメータBの設定 

実験 土質 
B 

( 土質

試験) 

B 
 (遠心

実験) 

土質試験

の方法 

飽和粘土 
(正規圧密) 

0.64 0.87 
非排水， 
三軸 

飽和砂 
(Dr=80%) 

0.58 0.97 
非排水， 
三軸 

実験 
a 

飽和砂 
(Dr =90%) 

－ 0.89 － 

乾燥砂 
(Dr =65%,  
Case b-1) 

0.58 0.92 
非排水， 
三軸 

実験 
b 乾燥砂 

(Dr =65%,  
Case b-2) 

0.58 1.10 
非排水， 
三軸 

乾燥砂 
(Dr =60%) 

1.00 0.57 
排水， 
ねじり 

乾燥砂 
(Dr =85%) 

1.07 0.63 
排水， 
ねじり 

実験 
c 

乾燥砂 
(Dr =90%) 

1.37 0.68 
排水， 
ねじり 

 

 

るように，あるいは②遠心実験データから計算された
－ 関係を近似するように設定した。 

各実験に対して設定されたA，Bの値をそれぞれ表-3.3，

表-3.4に示す。パラメータBについては，土質試験 (繰

返し変形特性試験) による値と遠心実験データからの逆

算値に大きな差が見られ，土質試験による値は実験a，b

では小さく，実験 c では大きい。これは，同表に示した

土質試験法の違いに起因するものであると考えられる。

すなわち，1 試験体に対して段階的に応力レベル (ひず

みレベル) を増加させることで行われる繰返し変形特性

試験では，せん断強度に達するような大きなひずみレベ

ルではすでに多くの繰返し応力履歴を受けている。この

ため，非排水条件下での試験においては供試体に過剰間

隙水圧が発生してせん断強度が低下していること，排水

条件下での試験においては供試体の密実化あるいは骨格

構造の安定化によってせん断強度が増加していることが

考えられる。その他，実験 a，b では三軸試験，実験 c

では中空ねじりせん断試験が行われており，これによっ

て試験結果に差異が生じたことも考えられる。土の繰返

し変形特性試験の方法については，この他にも問題点が

指摘 9)されているところであるが，大地震時における地

盤の地震応答解析においては，特にせん断強度の設定が

重要であり，後述のように，土質試験の誤差が解析結果

にも影響を与えている。 

履歴曲線は Masing 則に従うものとした。ただし，

Masing 則に従う双曲線モデルは減衰定数を調整するパ

ラメータがなく，大ひずみ域では減衰定数が最大で 2/ 

(≒63.7%) にまで達する 10) ため，ひずみレベルが大きく

なると履歴減衰を過大評価する可能性がある。また，履

歴ループが大きくふくらむことで，残留変位が過大評価

されている可能性がある 11)。 

地盤の動的解析においては，土の履歴減衰を－ 関係

の履歴則の中で考慮し，解析領域底面における逸散減衰

の効果も考慮した。このように，物理的に有意な減衰特

性は解析モデルの中で表現されているが，数値計算の安

定上の理由から Rayleigh 減衰が導入される場合が多い。

このときのRayleigh減衰は物理的意味をもたないが，剛

性比例型として1次モード減衰h1=1%程度が与えられる

場合が多い。昨年度に行われた解析の結果 12) も踏まえ，

今回の解析でもこの方法を踏襲することとした。 

 

3.3.2 解析結果 

全ケースについて，解析により得られた地表面におけ

る応答加速度，応答変位の時刻歴を図-3.6に示す。前項

に述べたように，せん断強度f を有効拘束圧で正規化し

たパラメータB については，室内土質試験 (繰返し変形

特性試験) に基づいて設定したもの，遠心実験データか

ら計算された応力－ひずみ関係のフィッティングから設

定したものの2とおりについて解析を行っており，同図

ではこれらの結果と実験における計測値をあわせて示し

ている。また，実験における応答変位の計算値は，いず

れも加速度計測値に対してハイパスフィルタを用いて周

波数領域で2回積分することで算出されたものであるた

め，計算値の精度が高くないこと，ハイパスフィルタに

よって変位が一方向に残留していく成分が除去されてい

る点に注意を要する。 
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図-3.6 地表面における応答加速度および応答変位 

 

0

0.5

1

Case a-1 (G.L.-5.0m)

0

0.5

1

E
xc

e
ss

 P
o

re
 W

a
te

r 
P

re
ss

u
re

 R
a

tio

Case a-2 (G.L.-3.5m)

5 10 15 20 25 30

0

0.5

1

Time  (sec)

Case a-3 (G.L.-2.25m)

 

図-3.7 実験aにおける粘性土層の過剰間隙水圧比 

 

 

実験 a については，いずれの解析ケースについても，

実験結果を再現することができていない。Case a-1～a-3

のいずれも 7.5 秒付近で急激に長周期化するとともに，

11 秒付近から応答加速度がほとんど生じていないこと，

図-3.7 に示すように粘性土層において過剰間隙水圧比

がほぼ 1.0 に達していることから，粘性土が繰返しせん

断によってせん断強度を喪失していることが分かる。粘

性土が液状化のような挙動を示した理由は不明であるが，

有効応力の変化に起因する土の強度変化は，ここで用い

たような全応力法では，有効応力の変化に起因する土の

強度変化を考慮することができないため，解析結果に著

しい差が生じたものと考えられる。また，2 ケースの解

析結果を比べると，せん断強度を土質試験により設定し

たケースの方が応答加速度が小さく，応答変位が大きい。

これは，表-3.4に示したように，せん断強度は土質試験

結果に基づいて設定した値の方が小さいため，基盤から

入射された波動を上方に伝達することができなかったこ

とによる。 

実験bでは，応答加速度に着目すると，当然のことで

はあるが，遠心実験の計測値からf を設定したケースが

遠心実験結果をよく一致している。一方，土質試験に基

づいてf を設定したケースは，応答加速度がやや小さめ

に算出されている。ただし，応答変位については，いず

れのケースも実験結果と傾向が大きく異なる。残留変位
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が異なることは前述の理由によりやむを得ないが，振幅

自体が大きく異なり，この原因についてはさらなる吟味

が必要である。 

実験 c についても，当然ながら，遠心実験の計測値か

らf を設定したケースが応答加速度，応答変位ともに遠

心実験の結果の予測精度は高い。一方，土質試験に基づ

いてf を設定しケースは，応答加速度が大きめに，応答

変位が小さめに算出されている。 

 

3.3.3 まとめ 

ここで行った自由地盤に対する地震応答解析の結果を

まとめると，以下のとおりである。 

1) 自由地盤の地震応答解析においては，せん断強度f の

設定が応答加速度，応答変位に及ぼす影響が大きい。 

2) 実験aに対しては，繰返しせん断により粘性土に著し

い強度低下が生じた結果，本検討に用いた解析手法で

はその応答を予測することができなかった。 

3) 実験bに対しては，遠心実験による計測値に基づいて

f を設定した場合，応答加速度の予測精度は高かっ

た一方で，得られた応答変位は大きく異なるものであ

った。この原因については，今後さらなる吟味が必要

である。 

4) 実験cに対しては，遠心実験による計測値に基づいて

f を設定した場合，応答加速度，応答変位ともに解

析結果は実験結果によい一致を示した。 

 

3.4 地盤中の基礎構造物の動的解析 

3.4.1 解析モデル 

 本解析において設定した動的解析モデルの概略を図

-3.8に示す。各ケースで入力した地震動は，実験で計測

されたものである。 

 

(1) 水平方向の抵抗特性 

現行の道路橋示方書の杭基礎の設計では，杭－地盤間

の水平抵抗として，完全弾塑性バイリニア型のバネを設

定した。本解析モデルでは，杭基礎－地盤間の水平抵抗

特性については，白戸が提案するWinkler型p－y曲線の

履歴則を与えたバネ 13), 14)を用いることとし，水平地盤反

力の上限値は道路橋示方書 IV 下部構造編 1) を参考にし

て算出した。地盤反力係数kHは次式により算出した。 

 

0kkH   (3.4) 

43

0 3030










.

B

.

E
k  (3.5) 

 
ここで，B は杭径である。E は地盤の動的変形係数であ

り，本文では次式で求めた。 

 

  DD GE  12  (3.6) 

 
ここに，D は地下水以浅では0.45，以深では0.5とした。

GDは，地盤の動的変形特性で，室内試験から求めた。
は本来曲線であるpy曲線を直線で近似するための補正

係数であり，白戸の提案に基づいて初期勾配では0.1，除

荷勾配では 1.0 とした。さらに，上式は単杭に関する式

である一方，今回の解析の対象とした基礎は全て群杭で

あるため，文献 15)を参考に群杭効果を考慮した補正を

行っている。また，地盤反力度の上限値は，道路橋示方

書に示されている値を用いた。 

通常，フーチング前面の地盤は埋め戻し土が用いられ，

十分な抵抗が期待されない可能性があることから，現行

の道路橋示方書では，埋め戻し土を十分に締固める場合

にのみ，フーチング前面の地盤抵抗を考慮してよいとさ

れている。このため，実設計では，安全側の配慮として

前面抵抗を考慮しないことが多いが，本解析で対象とし

た3つの実験のうち，実験 cでは，フーチングが根入れ

され，かつ，十分に締固められていることから，フーチ

ング前面および側面の地盤抵抗についてもモデル化する

こととした。前面の地盤反力は，杭・地盤間と同様に設

定し，式(3.5)におけるBをフーチングの換算載荷幅とし

た。フーチング前面の地盤反力上限値は，次式でモデル

化した。 

 

EPpu pp   (3.7) 

035001 .)B/z(.. ep ≦  (3.8) 

EPEPEP KchKp 2   (3.9) 

2

2

1 








 




E

E
E

EP

cos

sin)sin(
cos

cos
K







 (3.10) 

 

側面の地盤反力係数は，道路橋示方書 IV 編のケーソン

基礎の設計における周面摩擦の考え方に準じて，式(3.4) 

のを0.6とした。フーチング側面の地盤反力度の上限値

は次式でモデル化した。 

 

tanpcf 0  (3.11) 

ここに， 

  f: 最大周面摩擦力度(kN/m2) 
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地盤（双曲線モデル）

除荷点

柱部の
重量

上部構造の
重量

フーチング
の重量

剛部材

根入
れ部

骨格曲線

履歴曲線

実際の経路
再載荷点

歪γ

応力τ

支持地盤に根入れされている実験１と３では、根入れ部の抵
抗特性を支持地盤の上面位置における水平バネと回転バネで
モデル化（線形）する。実験２は、杭先端が支持地盤に根入
れされていないので、根入れ部のバネはモデル化しない。

杭体は、中空アルミ（実験１・３），鋼管
（実験２）であり、いずれも線形域の応答で
あるため、線形はり部材でモデル化する。

モデル化する範囲は、下記のように実験によ
り異なる。なお、断面の大きい上部構造とフ
ーチングおよび実験２の橋脚は、質点重量以
外に回転慣性も考慮する。
実験１：フーチングのみ
実験２：上部構造,橋脚,フーチング
実験３：上部構造,橋脚,フーチング

フーチング底面位置よりも地表面が深くなっている実験１,
２は、フーチング前面と側面の地盤抵抗はモデル化しない。
フーチング周面を埋め戻した実験３では、フーチング前面と
側面の地盤抵抗を考慮する。

観測加速度から推定した最大せん断応力度
τfと室内試験結果から推定した最大せん断
応力度τfから求めた双曲線モデルを用いて
自由地盤の動的解析を行った。その結果、
より実験値と一致していた観測加速度から
推定した最大せん断応力度τfを用いた双曲
線モデルを、自由地盤の非線形性とする。

杭の軸直角方向の抵抗特性の非線形性は、白戸らが提案するWinkler型p-y曲線の
履歴則に従い、地盤反力度の上限値pHUは、道路橋示方書Ⅳ下部構造編に従う。地
盤反力度の上限値に群杭効果の影響を考慮する係数ηpは、地盤の抵抗面積の重ね
合わせの効果を考慮して算出する。

杭の軸直角方向の抵抗特性
（Winkler型p-y曲線）

y（m）

sp
sG pp 

sG pp 

sp

単杭
群杭中の杭

骨格曲線
履歴曲線

実験１,３の杭の軸方向の抵抗特性は、道路橋示
方書Ⅳ下部構造編に準じて算出する。実験２は、
杭の先端が鋼板にピン結合されていたが、実験で
は浮き上がりが生じているため、浮き上がりを考
慮した非線形弾性バネを杭先端部に設置する。

杭頭反力Ｐ(kN)

ＰNU

押込み支持
力の上限値

0

杭頭軸方向
変位δ(m)

杭の軸方向の抵抗特性

引抜き支持
力の上限値

骨格曲線

履歴曲線

tan-1Ｋ

 
図-3.8 動的解析モデル概要 

 

0p : 壁面に作用する静止土圧強度(kN/m2) 

：内部摩擦角（°） 

 

(2) 杭の軸方向抵抗特性 

 道路橋示方書 IV 編 1) では，杭の軸方向の抵抗特性は

杭頭部に集約した軸方向バネを設置することとされてい

る。本動的解析モデルでも，実験 a，b には，このモデ

ルを用いることとする。ただし，根入れ部分については，

大きな拘束を受けると考えられるため，別途，水平バネ

と回転バネを設けた。杭先端が土槽に固定されている実

験c については，別途結合条件を考慮したモデルを用い

た。 

まず，実験 a，b の杭頭に配置したバネは，道路橋示

方書 IV下部構造編に準じて，次式で求めた。 

 

L

EA
aK

pp
V   (3.12) 

 

ここに，Apは杭の断面積，Epは杭のヤング係数，L は杭

長である。a は杭種ごとに定められる係数である。本解

析では中掘り杭の値を用いた。 

 支持層に根入れされた杭先端に設ける水平バネ・回転

バネは，次式から求めた。 

 

BHnkk Hh   (3.13) 

33 /BHnkk H  (3.14) 

 
ここで，上式中のkHは，式(3.4)で求められる地盤反力係

数であり，nは杭本数，Hは根入れ長である。 

 また，押込み・引き抜きの上限値は，道路橋示方書に

示されている方法に準じて，杭体から決まる支持力と地

盤から決まる支持力の小さい方を押込み・引き抜きの支

持力の上限値とした。なお，上限値算出に必要なパラメ

ータのいくつかは杭工法により異なるが，本解析では中

掘り杭・打撃工法の値を用いた。 
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表-3.5 各部材に設定した減衰定数 

部材 減衰定数 
周辺地盤 1.0% 

基礎・地盤間バネ 1.0% 

杭体 2.0% 

橋脚(実験cのみ) 2.0% 

フーチング，上部構造等の剛体 0% 
 

表-3.6 各ケースのせん断応力度の統計量 

地盤パラ

メータ 
変動係

数 
変化する項目 

E 0.35 基礎・地盤間のバネ剛性 
c 0.35 
 0.10 

・地盤反力度の上限値 
・押込み支持力，引抜き支持力 

τ 0.50 周面地盤の基準ひずみ 
 

表-3.7 三軸圧縮試験から評価される地盤物性値の変動係数 

地盤パラメータ 三軸試験

種別 
デ ー タ

数 
変 動 係

数 
E (粘性土) CDB 6 0.249 

E (砂質土) CD 4 0.316 
c CDB 2 0.315 
 CD 7 0.075 

 

表-3.8 最大せん断応力 τの比率 

ケース 層 f / M 
粘性土 0.74 

砂質土 (中間層) 0.60 
a-1～a-3 

砂質土 (支持層) 0.65 
b-1 砂質土 0.63 
b-2 砂質土 0.53 

砂質土 (Dr =60%) 1.75 

砂質土 (Dr =85%) 1.70 
C 

砂質土 (Dr =90%) 2.01 

平均値 1.08 

変動係数 0.54 
 

表-3.9 ばらつきを考慮する地盤物性値の組み合わせ 

パタ

ーン 
粘着力c 

内部摩擦角 
変形係数E 

最大せん断

応力度τ 
(i) 基本値 基本値 基本値 
(ii) 小さめ 基本値 基本値 
(iii) 大きめ 基本値 基本値 
(iv) 基本値 小さめ 基本値 
(v) 基本値 大きめ 基本値 
(vi) 基本値 基本値 小さめ 
(vii) 基本値 基本値 大きめ 

 

 

 次に，実験bでは，杭先端が土槽底面にヒンジ結合さ

れており，実験中に基礎の浮上りが観測された。そこで，

本解析では，浮上りをモデル化するための非線形弾性バ

ネを杭頭集約バネとして設けた。ただし，上限値は設け

ていない。これは，支持層に相当する杭先端位置が土槽

底面であるため，支持力破壊することがないと考えたも

のである。また，底面と杭先端は結合されているため，

引抜きも上限値に達することはないと考えた。 

 

(3) 周辺地盤のモデル化 

 現行道路橋示方書では，設計上の簡略化のため，周辺

地盤はモデル化されていないが，本解析では，動的挙動

をシミュレートするため，周辺地盤をモデル化すること

とした。 

 周辺地盤のモデル化については，3.3 で述べたとおり

であるが，基礎・地盤系の解析を行う場合は，基礎の挙

動に影響を与える地盤の領域がどの程度かを評価する必

要がある。これは，基礎の挙動に影響を与える地盤の領

域と地盤以外の要素(基礎・上部構造等) の重量の関係に

より，解析結果が変わる可能性があるためである。本解

析では，地盤の領域を無限大と考えた場合と，実験土槽

程度と考えた場合の2通りについて地盤の固有周期解析

を実施した。その結果，両者について大きな差がなかっ

たため，本文では，実験条件を極力解析モデルに反映さ

せることも踏まえ，実験地盤相当の領域を想定した。 

 

(4) 粘性減衰のモデル化 

本解析では，粘性減衰は要素別減衰により，構造物(橋

脚・杭体)と周辺地盤にそれぞれの特性を踏まえた減衰を

設定することとした。なお，本解析で対象としたのは土

槽という閉じられた系の中で行われた実験であるため，

逸散減衰は考慮しなかった。基礎と地盤間のバネについ

ては，上述のモデル化により履歴減衰が考慮されること

となる。 

固有振動モードごとの減衰定数は，ひずみエネルギー

比例減衰法により求めた。ここで，各要素の減衰定数と

しては，道路橋示方書V編 2) を参考にして定めた表-3.5

の値を用いた。構造物(橋脚・杭体) における粘性減衰は，

地盤の1次モードと構造物のロッキングモードから決ま

る Rayleigh 減衰とした。周辺地盤における粘性減衰は，

地盤の1次モードに対する剛性比例型の減衰とした。 

 

3.4.2 ばらつきを考慮する地盤物性値とばらつき 

   の評価 

 ばらつきを考慮する地盤物性値は，変形係数 E，最大

せん断応力度，砂質土の内部摩擦角，粘性土の粘着力

c とした。表-3.6に各物性値のばらつきと，各物性値を

変化させることにより変化する解析モデル中の項目を示

す。 
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(a) Case a-1 

 

(b) Case a-2 

 

(c) Case a-3 

 

 

(d) Case b-1 

 

 

(e) Case b-2 

 

 

(f) Case c 

図-3.9 フーチング天端または上部構造慣性力作用位置の応答加速度，応答変位の時刻歴 

 

 砂質土の内部摩擦角，粘性土の粘着力cを変化させる

ことで，地盤反力度の上限値が変化する。例えば，cを

大きく評価すると地盤反力度の上限値が大きくなり，こ

のため，応答が同程度の場合には地盤の塑性化領域が小

さくなる。塑性化した地盤では地盤の加速度が減少する

ため，地盤の塑性化領域が大きいほど地盤の応答加速度

は小さくなる。すなわち，，cを変化させる影響は，地

盤反力度が上限値に達している領域において現れる。ま

た，これらの値は支持力にも影響するが，本解析で対象

とした実験は支持力に十分な余裕があったため，影響し

なかった。 

 変形係数Eを変化させると，基礎地盤間のバネ剛性が

変化する。E を変化させることによる影響は，バネを完

全弾塑性型としたため，応答が初期剛性の範囲の場合に

現れる。 

 最大せん断応力度は，地盤の負担できるせん断応力に

影響する。例えば，を大きめに評価すると地盤の負担で

きるせん断応力が大きくなるために，基礎にとって外力

となる地盤変位は小さくなる。 

 以下に，各物性値のばらつきの評価方法を述べる。 

変形係数E，内部摩擦角，粘着力cのばらつきは，同

一地盤に対して行われた複数の三軸圧縮試験結果から評

価する。評価結果を表-3.7に示す。この結果より，地盤

の変形係数E，粘着力cの変動係数を0.35とした。また，

内部摩擦角の変動係数を0.10とした。 

最大せん断応力のばらつきは，次のように評価した。

まず，全6ケースの自由地盤の加振実験において，3.3.1

で述べた観測加速度から推定した最大せん断応力度M

と室内試験から推定した最大せん断応力度f の比率を求

める。ここで，観測加速度から推定したMを実測値とし，
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実測値に対する室内試験から推定したc のばらつきを最

大せん断応力のばらつきとした。各ケースのf / Mの計算

結果を表-3.8に示す。この結果より，最大せん断応力の

変動係数を0.50とした。 

これらの変動係数を考慮し，各ケースについて，地盤

調査結果で得られた物性値の他，表-3.9のように設定し

た物性値を用いて解析する。表中の基本値とは，実験地

盤に対して行われた地盤調査で得られた値である。小さ

めとは基本値に対し，1(: 標準偏差) 分だけ小さめに

評価するものであり，大きめとは同じく 1分だけ大き

めに評価するものである。 

 

3.4.3 解析結果 

 図-3.9に，Case aとbはフーチングまたはおもりの天

端中心位置，Case cは上部構造の慣性力作用位置におけ

る応答加速度及び変位の時刻歴を示す。実験値のうち，

応答加速度は当該位置に取り付けた加速度計により計測

された値である。また，応答変位は，Case aについては

変位計により計測された値であり，Case bについては画

像解析により評価された値である。Case cは，上部構造

の変位を計測していないため示していない。 

Case aについては，実験結果と解析結果は大きく異な

っている。全層を粘性土としたCase a-1 では，3.3で述

べた自由地盤の解析結果と同様に，実験で最大加速度が

生じる付近から周期がずれている。これは，先述したよ

うに，粘性土層に過剰間隙水圧が生じており，地盤抵抗

が著しく低下し，長周期化したが，本解析モデルではこ

のような地盤の挙動を予測できるモデル化としていない

ため，解析結果と実験結果で差異が生じたものと考えら

れる。粘性土と砂質土層の二層からなるCase a-3につい

ても，加振後10秒が経過したあたりから実験結果は応答

加速度が低下する一方で解析結果は増加し続ける。これ

も，地盤の過剰間隙水圧の影響である。実験 a では，い

ずれのケースにおいても水圧の影響により地盤抵抗が減

少したため，いずれのケースも解析精度が低い。基礎・

地盤系の動的解析において，実験a のような過剰間隙水

圧の影響により地盤抵抗が低下する状況を予測するモデ

ルはいくつか提案されているものの，パラメータの設定

の難しさや解析モデルの煩雑性等の理由により，設計に

使用できる状況にあるとは言い難い。液状化地盤等も含

めて，地盤抵抗が低下するような状況において実務レベ

ルで使用できる解析モデルを提案することが必要である。 

自由地盤の挙動が比較的精度良く予測できたCase b-1，

b-2，cについては，解析結果は実験結果を良く予測でき

ている。以上より，以降では，Case b-1，b-2，cに対して

行った解析結果について示す。 

図-3.10 に，各地盤物性パラメータとして大きめ・小

さめの値を用いた場合に得られる図-3.9 と同じ位置の

応答加速度の時刻歴と実験結果を示す。また，図-3.11

に，同じ位置の最大・最小応答加速度を示す。 

いずれのケースにおいても，c，を変化させたことに

よる応答加速度の変化量は非常に小さい。これは，図

-3.12 の地盤反力度の深度方向分布に示すように，本研

究で解析対象としたいずれのケースにおいても，地盤反

力度の上限値に達している領域は杭頭部の極浅い部分で

あるためである。さらに，c，を変化させたことによる

地盤反力度の上限値の変化が微小であったために，地盤

の塑性化領域があまり変化しなかったことも要因である。

なお，地盤反力度の上限値の変化は微小であったため，

図-3.12 の地盤反力度の上限値は，基本ケースのみ示し

ている。 

地盤の変形係数Eを変化させた場合の応答加速度の変

動を見てみると，応答加速度の変化量はc，を変化させ

た場合と同様に，わずかである。地盤の変形係数Eは地

盤反力度の初期勾配に影響するが，本解析においては，

地盤反力は地震動入力後にすぐに上限値に達したため，

初期勾配の影響が構造物の応答に与える影響が小さかっ

たものと思われる。 

最大せん断応力度を変化させた場合は，いずれのケー

スにおいても，を小さめに評価した場合には応答加速度

が小さくなり，を大きめに評価した場合には応答加速度

は大きくなる。これは，を大きく評価することで地盤が

大きなせん断応力を負担するためである。フーチングや

上部構造の応答加速度は，地表面付近の地盤加速度に強

く依存するため，上記のような変化が現れた。を変化さ

せたことによる応答加速度の変化量についてみてみると，

Case cについては，他の地盤物性を変化させた場合の変

化量に比べて， を変化させた場合の応答加速度の変化

量は，比較的大きい。一方で，Case b-1，b-2については，

 を変化させても応答加速度の変化量は微小であった。 

図-3.13に，図-3.9と同じ位置の応答変位の時刻歴を

示す。また，図-3.14に図-3.13に示した応答変位の最大

値と最小値を示す。Case cは実験値を良く予測できてい

る。Case bの解析結果は，応答加速度に対しては良く予

測できていたにも関わらず，応答変位に対する予測精度

は悪い。これは，3.3 でのべた自由地盤の解析と同様の

傾向であり，地盤変位を過小評価したために構造物の応

答も小さくなったと考えられる。これより，基礎の挙動 
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(a) Case b-1 

 
(b) Case b-2 

(c) Case c 
  図-3.11 上部構造天端位置、フーチング天端位置の 
       水平加速度の最大値・最小値 

 

 

 
(i) c，   (ii) E  (iii) 

(a) Case b-1 

 
(i) c，   (ii) E  (iii) 

(b) Case c 
図-3.12 地盤反力度分布




の予測のためには，自由地盤の挙動の評価が大きく影響

することがわかる。地盤物性値のばらつきが変位に与え

る影響を見てみると，応答加速度と同様に，他の地盤物

性値に比べて最大せん断応力を変化させた場合が，応答

変位の変化が最も大きい。最大せん断応力度を大きめに

評価すると応答変位は小さく，最大せん断応力度を小さ

めに評価すると応答変位は大きくなる傾向がある。これ

は，最大せん断応力度を小さめに評価すると周辺地盤の

変位が大きくなり，それに伴って杭体の変形も大きくな

り，その結果，フーチングや上部構造位置の変位も大き

くなるためである。 

図-3.15 に，杭体に発生するモーメントの深度方向分

布を示す。地盤物性値として基本値を用いた場合の解析

結果について見てみると，Case bについては，解析結果

における最大モーメントの値は実験結果に比べてやや小

さいが，モーメントの深度方向分布は，実験結果と解析

結果で良く一致している。Case cについては，最大モー

メントの値や深度方向分布は，実験結果と解析結果で良

く一致している。 

地盤物性値のばらつきがモーメントの値や深度方向分

布に与える影響について見てみる。前述の通り，地盤反

力度が上限値に達している領域は，杭頭部分のごくわず

かな領域に限られるため，c，のばらつきがモーメント

に与える影響もこの領域に限られる。加えて，浅い領域

であるため，地盤反力度の上限値が小さく，その結果，c，

の変化に伴うモーメントの変動量もごくわずかであっ

た。 

本解析モデルでは，c，の変化に伴うモーメントの変

動が杭頭の限られた領域であったのに対し，地盤の変形

係数Eを変化させたときには，モーメントが変動する領

域は，杭頭から杭先端付近までと比較的広い。これは，

本解析モデルでは深度方向に水平バネを配置しているた

め，地盤の変形係数Eを変化させた場合には，深さ方向

に配した全てのバネが変化し，その結果，モーメント分

布も全体的に変動するためである。ただし，各深度にお

けるモーメントの変動量は，地盤の変形係数Eを変化さ

せても大きくは変わらない。 

最大せん断応力を変化させた場合は，モーメントは大

きく変動する。最大モーメントのばらつきの程度を変動

係数として求めると，0.45となる。 

モーメントが変化する理由は，最大せん断応力を小さ

めに評価した場合と大きめに評価した場合で異なる。最

大せん断応力を小さめに評価した場合は，地盤のせん断

耐力は小さくなるため，周辺地盤は深い位置まで変形す 
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(a) Case b-1 

 
(b) Case b-2 

 
(c) Case c 

   図-3.14 上部構造位置またはフーチング位置の 
        水平変位の最大値・最小値 

 
 

 

 
(i) c，  (ii) E  (iii) 

(a) Case b-1 

 
(i) c，  (ii) E  (iii) 

(b) Case c 
図-3.15 曲げモーメント分布

 

 

 

るようになる。その結果，地中部の最大モーメントの発

生深度も深くなり，深度方向分布も異なる。一方，最大

せん断応力度を大きめに評価した場合は，地盤の応答変

位は減少する。ただし，3.4.2 に述べたように，最大せ

ん断応力度を大きめに評価するということは地盤の応答

加速度を大きめに評価することであり，その結果，フー

チングに生じる応答加速度は大きくなる。したがって，

慣性力が大きくなり，それに伴って杭に生じるモーメン

トも大きくなる。このように，杭に生じるモーメントは，

最大せん断応力度を小さめに評価した場合には地盤変位，

最大せん断応力度を大きめに評価した場合には上部構

造・フーチングの慣性力に大きな影響をうける。どちら

の影響が大きいかは，地盤条件や構造諸元により異なる

が，本解析ケースでは，Case cのように上部構造の重量

が大きく，慣性力作用位置が高い場合には慣性力の影響

が，Case bのように大きな地盤変位が生じ，上部構造の

重量が小さい，又は重心位置が低いために慣性力の影響

が小さい場合には，地盤変位による影響が大きくなる。 

 

3.3.4 まとめ 

過去に実施したいくつかの実験を対象とし，基礎・地

盤系の動的解析を実施した。動的解析に用いる地盤物性

値は，実験地盤に対して行われた土質試験結果で得られ

た値(基本値) を用いるほか，各物性値の一般的なばらつ

きを考慮した値を用いた場合も行った。主な結果を以下

にまとめる。 

1)  Case a については，実験で過剰間隙水圧が発生した

一方，解析ではこれをモデル化していなかったため，

基本値を用いた場合にも予測精度が悪かった。液状化

等，水圧の影響により地盤抵抗が低下するような場合

には，地盤抵抗特性の低下を考慮できる実務レベルの

解析モデルの開発等を行っていく必要がある。 

2) 地盤物性値のばらつきにより，上部構造の加速度や変

位等の応答や杭に生じる断面力の分布は異なるが，加

速度や変位，断面力の変化量は，変化させる地盤物性

値によって異なる。 

3)  c，を変化させた場合は地盤反力度の上限値が変化

するが，今回の検討の範囲では，地盤反力度が上限値

に達している領域が杭頭付近のごく一部であること

から，上部構造物の応答や杭に生じる断面力にほとん

ど変化がなかった。 

4) 地盤の変形係数Eを変化させた場合にも，上部構造物

の応答や杭に生じる断面力にほとんど変化がなかっ

た。これは，地盤がすぐに塑性化したため，初期剛性
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の影響がほとんど現れなかったためである。ただし，

c，の場合と異なり，変化が現れる領域は広い。 

5) 最大せん断応力を変化させた場合には，上部構造や

フーチングの応答，杭の断面力の変化が大きかった。

最大せん断応力を大きめに評価すると，地盤の加速度

が大きくなり，変位が小さくなるため，構造物の応答

加速度は大きくなり，応答変位は小さくなる。 

6) 杭に生じる断面力については，を小さめに評価する

と地盤の変位が大きくなるため，地盤変位によるモー

メントが卓越する。を大きめに評価すると地盤の加

速度が大きくなり，それに伴って上部構造の加速度が

大きくなるため，慣性力によるモーメントが卓越する。 

7) 上部構造の応答加速度・応答変位は地表面の加速度に

依存する傾向が強いため，上部構造の応答加速度や変

位を精度よく予測するためには自由地盤の挙動をい

かに精度良く予測できるかが重要である。 

 

 

4．杭基礎模型の載荷実験に対するファイバー解析の 

   適用性 

4.1 はじめに 

 杭基礎やラーメン橋脚などの多柱構造では地震時慣性

力などによる水平力が作用した場合に時刻歴に柱の軸力

が変化し，それに伴い耐力や変形能も変化する。近年で

は軸力変動を有する構造の解析において，計算ソフトの

汎用性の向上などにより軸力変動を考慮できるファイバ

ー要素を用いた解析が一般的になりつつある。しかし，

非線形モデルや鉄筋の座屈を生じる部材の解析において

は，その適用性やモデル化手法について研究途上であり，

ファイバー要素を用いた解析における杭基礎の限界状態

の設定法や鉄筋，コンクリートのモデル化の検討が必要

である。 

 こうした背景から，本研究では，杭基礎の限界状態の

評価指標を定めることを目的に，ファイバー要素解析を

用いて，鉄筋の座屈の影響や鉄筋，コンクリートの材料

特性など，主要なパラメータを変化させ，そのパラメー

タが解析結果に与える影響を確認するものとした。 

 

4.2 解析対象とする実験 

4.2.1 模型の概要 

 本研究で解析対象とした供試体は，土木研究所で行っ

た場所打ち杭の正負交番載荷実験供試体 17) である。図

-4.1に示す通り，杭径は300 mmであり750 mmの中心

間隔で3列×2列の計6本がそれぞれ配置されている。 

表-4.1 実験供試体の材料諸元 

コンクリート強度(N/mm2) 31.7

弾性係数(N/mm
2
) 2.97×10

4

軸方向鉄筋径 D10

降伏応力度 (N/mm
2
) 368.4

引張強度 (N/mm
2
) 512.8

軸方向鉄筋比(%) 1.61

帯鉄筋径 D4

降伏応力度 (N/mm2) 346.1

引張強度 (N/mm2) 490.9

帯鉄筋間隔(mm) 40
帯鉄筋体積比(%) 0.6285

鉄筋の弾性係数(N/mm2) 2.0×105  
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図-4.1 杭基礎模型 

 

 

ここでは，左側の杭，中央の杭，右側の杭をそれぞれ杭

1，杭 2，杭3 とよぶ。杭の長さは 2700 mm であり，杭

上端および下端を450 mmずつ梁部に埋め込んでいる。

杭の配筋図を図-4.2 に示す。杭の軸方向鉄筋は D10 を

16本配置し軸方向鉄筋比は1.61%，帯鉄筋はD4を40 mm

間隔で配置し，帯鉄筋体積比は 0.63%である。対象供試

体の材料諸元を表-1に示す。鉄筋の降伏応力度およびコ

ンクリートの圧縮応力度はそれぞれ引張強度試験および

圧縮強度試験結果を用いるものとし，D10が368 N/mm2，

D10 が 346 N/mm2 であり，コンクリートの圧縮応力は

31.7 N/mm2であった。 
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図-4.2 杭体の配筋 
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        図-4.3 実験で得られた水平力－水平変位関係          図-4.4 6y時の杭体の損傷 

 
 

 
      (a) 実験        (b) 解析モデル 

図-4.5 載荷方法 
 
 

4.2.2 損傷状況 

 図-4.3に実験の水平力－水平変位関係，図-4.4に6y

時の損傷図を示す。実験では 5y 時までは安定した挙動

を示し，水平力の低下も見られない。この時には，かぶ

りコンクリートの剥落は見られるものの鉄筋露出には至

っていない状態である。6y時において杭 1，3 のかぶり

コンクリートの剥落がさらに進行し鉄筋が露出すると同

時に杭1の上下部，杭3の下部の軸方向鉄筋に座屈が見

られた。水平力－水平変位の履歴曲線を見ても2サイク

ル目以降の載荷時において水平力の低下が見られる。軸

方向鉄筋座屈後の水平力の低下は，一般的な単柱 RC 橋

脚と同様であるといえる。7y時には杭3の上部において

も軸方向鉄筋の座屈が見られ，さらに杭1の下部におい

て軸方向鉄筋が破断し，各載荷サイクルごとの水平力の

顕著な低下が見られ，以降さらに軸方向鉄筋の破断が生

じ耐力が低下していく。軸方向鉄筋の破断が 7y におい

て生じているため，軸方向鉄筋の座屈に相当する終局限

界としては 6y時であると考えられる。したがって，6y

時に着目し検討を行うものとした。 

 

4.3 ファイバー解析におけるモデル化 

4.3.1 解析モデル 

 解析モデルは，杭体をファイバー要素，梁部を剛体と

してモデル化した。杭の上・下部における梁部との接合

部の要素長は，塑性ヒンジとして道路橋示方書V編 2) に

おける塑性ヒンジ長とした。また実験は，橋脚から伝達

される荷重が作用したときの杭体の損傷状況を把握する

ことを目的とし，荷重の載荷として水平力と同時に曲げ

モーメントも作用させる必要があり，梁部の水平ジャッ

キおよび供試体左右の2基の鉛直ジャッキを同時に制御

し鉛直力を一定に保ちつつ，水平力と曲げモーメントの

比率を一定(M/H=2.5)に保ち水平力の載荷を行っている。

したがって，解析においては図-4.5に示すとおり水平力

と曲げモーメントの比が2.5となるように2.5mの仮想剛

体部材を設け，仮想剛体部材上端に変位を与えることに 
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表-4.2 解析ケースと検討項目 

ケース
座屈の
考慮

鉄筋の
二次

剛性比

軸方向鉄筋
の伸び出し
のモデル化

検討項目

caseA1 考慮する 2% 考慮しない 基本ケース

caseA2 考慮しない 2% 考慮しない 座屈の影響

caseA3 考慮する 0% 考慮しない
鉄筋の二次

剛性比の影響

caseA4 考慮する 2% 考慮する 伸び出しの影響
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(b) かぶりコンクリート 

図-4.6 コンクリートの応力－ひずみ関係 
 
 
した。 

解析ケースは表-4.2 に示す通り基本ケースを CaseA1

とし，鉄筋のファイバー要素のモデルとして座屈の影響

を考慮できるよう白戸モデル 18)を用い，さらにピンチン

グを考慮したモデルとした。ここで，鉄筋の二次剛性比

は一次剛性の 2%を基本とした。コンクリートの応力－

ひずみ関係は図-4.6に示すように，かぶりコンクリート，

コアコンクリートともに星隈らが提案している道路橋示

方書V編 2) のモデルを用いた。ただし，かぶりコンクリ

ートについては横拘束筋による拘束力がなくコンクリー

ト最大圧縮応力後の下降勾配が算出できないため，ここ

ではかぶりコンクリートの応力がコアコンクリートの応

力を越えないように配慮し下降勾配は，横拘束筋体積比

を 0.05%と見込み算出した。さらに基本ケースである

Case A1 は，軸方向鉄筋の伸び出しは考慮しないものと

し，杭と梁部は剛結とした。 

 

4.3.2 解析パラメータ 

(1) 軸方向鉄筋の座屈 

 道路橋示方書V編 2) に準拠し求めた単柱RC橋脚の終

局変位は，かぶりコンクリートが剥落し，軸方向鉄筋が

座屈する程度の損傷が生じている状態を概ね評価してお

り，水平耐力が低下し始める時の変位に相当している。

多柱 RC 構造の場合には，1 本の柱の軸方向鉄筋が座屈

し終局を迎えても他の柱が水平力に対し抵抗するため，1

本の柱の終局が多柱構造としての終局限界とならない。

したがって，座屈後の柱の挙動をモデル化することが重

要となる。このため，基本ケースは軸方向鉄筋の座屈の

影響を考慮できるモデル 18) とした。それに対しCase A2

は，軸方向鉄筋の座屈の影響を確認するため，鉄筋の構

成則として座屈の影響を考慮しない修正Menegotto-Pinto

モデル 19) を用いた。 

 

(2) 軸方向鉄筋の降伏後の剛性 

 軸方向鉄筋の降伏後の剛性は，道路橋示方書V耐震設

計編では0と仮定している。前述した通り多柱構造の場

合は，多数の柱で抵抗する構造のため，大きな塑性率が

生じ，単柱 RC 橋脚に比べ降伏耐力後の鉄筋の二次剛性

比による鉄筋応力の増加の影響が大きいと考えられる。

その影響を確認するため，基本ケースであるCase A1で

は鉄筋の二次剛性比を2%とするのに対し，Case A3では

鉄筋の二次剛性比を 0%の完全弾塑性型とし，降伏後の

鉄筋応力の増加を見込まないものとした。 

 

(3) 軸方向鉄筋のフーチングからの伸び出しの影響 

 RC 橋脚では，軸方向鉄筋のフーチングからの伸び出

しの影響は大きく，適切に推定することが終局変位の精

度を高める上での課題となっている。本研究で対象とし

た供試体やラーメン橋脚の場合，柱下部の結合部の他，

柱上部にも結合部があり単柱 RC 橋脚と比べてさらに軸

方向鉄筋の伸び出しの影響が大きいと考えられる。した

がってCase A4では，柱下部および上部の結合部に軸方

向鉄筋の伸び出しを評価したバネを配し，軸方向鉄筋の

伸び出しの影響を確認するものとした。 

軸方向鉄筋のフーチングからの伸び出しは，線形の回

転バネとした。実際には，橋脚が塑性化した後にも伸び

出し量は増加するが，ここでは簡単のため，このように

モデル化したものである。 

線形回転バネの剛性は次式で評価した。 
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              (c) Case A3                       (d) Case A4 

図-4.7 水平力－水平変位の履歴の予測精度 

 

 

S

EI

x/S

x/EIM
k


   (4.1) 

 

ここに， k は伸び出し回転バネ定数，M は作用曲げ

モーメント， は作用曲げモーメントが作用した時の回

転角， は結合部の軸方向鉄筋ひずみ，EI は軸方向鉄

筋の曲げ剛性，x は中立軸，S は伸び出し長である。軸

方向鉄筋のひずみおよび伸び出し長は，フーチング内に

定着された鉄筋のひずみ分布を指数分布と考えた近藤・

運上の式 20) として次式により算出した。 

 


l axdxeS
0

  (4.2) 

24 1073010441   ..a   (4.3) 

 

 ここに，l は鉄筋の定着長でここでは杭の埋め込み長

450mmとし，a は鉄筋径による補正係数で実験データの

回帰による値， は鉄筋径である。 

 

4.4 ファイバー解析の精度 

4.4.1 水平力～水平変位の履歴 

 図-4.7は，各ケースにおける実験および解析の水平力

－水平変位の履歴を比較したものである。道路橋示方書

V編に示される終局変位時のコンクリート圧縮ひずみcu

に達する点と軸方向鉄筋引張ひずみが 4%に達する点も

同図に示した。ここで，鉄筋引張ひずみ 4%は，一般的

な RC 単柱橋脚模型の実験結果の分析から，終局限界状

態の目安として与えたものである。 

 実験結果と解析結果を比較すると最大耐力は良く再現 
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図-4.8 曲げモーメント－軸力（CaseA1） 
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(b) Case A3 

図-4.9 軸方向鉄筋の応力－ひずみの履歴 

しているものの実験では，8y以降の鉄筋破断に伴う水平

力の低下が顕著であり，解析結果と差が大きくなってい

る。また，道路橋示方書V編におけるコンクリートの終

局ひずみcu 点は 1～2y 間に生じ初期の載荷段階に位置

する。これは多柱構造の場合，軸力変動を受け高軸力に

なることが原因であり，図-4.8に示す通り本供試体では

初期の死荷重状態の軸力が280kNであるのに対し，Case 

A1の1y時には最大1100 kNと軸力が約4倍増加してい

る。Case A1において，終局限界と考えられる6y時の軸

方向鉄筋ひずみは4%程度である。実験では，4yまでし

か計測できていないため比較はできないが，一般的な単

柱 RC 橋脚模型における終局限界状態時の軸方向鉄筋ひ

ずみ相当であったと考えられる。  

 

4.4.2 軸方向鉄筋の座屈の影響 

 図-4.7(b)に示した軸方向鉄筋の構成則を修正

Menegotto-PintoモデルとしたCase A2の水平力－水平変

位の結果を軸方向鉄筋の座屈の影響を考慮した Case A1

と比較すると，水平力－水平変位の履歴曲線に違いは見

られない。道路橋示方書V編におけるコンクリートの終

局ひずみcu点の変位も同様である。ただし，鉄筋ひずみ

が4%の変位を比較するとCase A1では6yに該当するの

に対し，Case A2 では 9yに鉄筋ひずみが 4%に達する。

図-4.9(a)にCase A1の杭1下部の鉄筋の応力－ひずみの

履歴を示すが，鉄筋の座屈の影響は8，9y時に見られる

ため，7y時まではCase A1とCase A2は同様の条件であ

り，解析による結果の差が生じていない。座屈の影響が

生じた 8y以降ではCase A1 の鉄筋ひずみの方が大きく

なり，これによりCase A1ではCase A2よりも鉄筋ひず

みが4%に達する変位を小さめに評価したと考えられる。 

 

4.4.3 鉄筋の二次剛性比の影響 

 図-4.7(c)に示した鉄筋の二次剛性比を 0%にしたCase 

A3の水平力－水平変位の履歴は，他のケースに比べ水平

力が小さい。図-4.9(b)にCase A3の杭1下部における鉄

筋の応力－ひずみの履歴を示す。Case A1 と異なり座屈

の影響が 2y と早期に見られ，載荷ステップごとの最大

応力も載荷が進むにつれ低下している。これは，鉄筋の

二次剛性比が小さいと，鉄筋の座屈耐荷力が小さくなり，

座屈しやすくなるためである。ただし，道路橋示方書V

編におけるコンクリートの終局ひずみcu 点および鉄筋

ひずみ4%の点ともにCase A1と変わらないことから，鉄

筋の二次剛性比の値は水平力に与える影響は大きいが，

終局限界変位の評価精度には大きく影響しないことが分 



  

 - 26 -

0

50

100

150

200

250

300

0 2 4 6 8 10
水平変位（mm）

水
平

力
（

k
N
）

CaseA1～A3

実験

CaseA4

 
図-4.10 水平力－水平変位の初期勾配 

 

 

かる。 

 

4.4.4 軸方向鉄筋の伸び出しの影響 

 図-4.10 に全てのケースの 1y時における水平力－水

平変位を示す。これによれば，軸方向鉄筋の伸び出しを

考慮することにより，初期勾配の評価精度が向上するこ

とが分かる。一方，図-4.7に示した水平力－水平変位の

履歴曲線において，Case A1とCase A4を比較しても，こ

れらに大きな違いは見られず，また道路橋示方書V編に

おけるコンクリートの終局ひずみcu 点および鉄筋ひず

み 4%の点もほとんど変わらない。これは，伸び出しの

影響を線形回転バネによりモデル化したためであり，終

局限界変位の推定精度に及ぼす影響を評価するためには，

橋脚の塑性化後の伸び出し挙動を正確に表すモデルを用

いる必要がある。 

 

4.5  まとめ 

ここでは，鉄筋コンクリート製の杭基礎の限界状態の

評価手法を構築するため，ファイバー解析により，軸方

向鉄筋の座屈の考慮の有無や鉄筋のひずみ硬化による二

次剛性比の値，軸方向鉄筋の伸び出しを評価したバネの

有無が解析結果に与える影響を検討した。主な成果は以

下の通りである。 

1) 軸方向鉄筋の座屈を考慮した鉄筋モデルを用いた場

合，今回対象とした供試体では，大変位の段階まで座

屈の影響が出なかったため水平力－水平変位の履歴

曲線に及ぼす影響は小さかった。ただし，終局変位は，

座屈の影響を考慮するケースの方が推定精度がよか

った。 

2) 鉄筋の一次剛性に対する二次剛性比の値を 0%とした

場合には2%とした場合に比べ水平力が大きく減少し

た。ただし，終局変位の推定精度にはあまり影響がな

かった。 

3) 軸方向鉄筋のフーチングからの伸び出しによる影響

を線形バネとして評価した場合には，初期剛性の推定

精度は向上した。 

 

5．おわりに 

 本研究では，動的照査法をベースとした設計体系を構

築することを目的に，基礎の地震時挙動の評価，基礎の

限界状態の設定，地震動・地盤変位の外的作用の評価を

行うこととした。今年度は，既往の実験的研究成果の整

理，自由地盤の動的解析および基礎・地盤系の動的解析，

ラーメン構造に対するファイバー解析を実施した。これ

らから得られた知見は各章のまとめに示したとおりであ

る。 

 今後は，以下の課題に対する検討を行う予定である。 

・動的解析に用いる地盤物性値を評価するための地盤調

査法 

・動的解析における基礎の限界状態，構造物全体の限界

状態の提案 

・杭基礎やラーメン橋脚などの多柱構造の設計の体系化 
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Abstract ： In the current seismic design code for highway bridge foundations, complex dynamic behavior of foundations is 

simplified to static behavior, and only inertia force of superstructures is considered as an external force. Because the performance based 

design method has widely used, however, it is urgent to introduce the performance based design concept in design method of bridge 

foundations, and thus the actual dynamic behavior should be considered in design. Therefore, it is necessary to develop a seismic 

design method based on dynamic response analysis considering soil-structure interaction. In FY 2009, development of database of 

experimental results for foundations, analytical investigations on dynamic behavior of pile foundation and on hysteretic behavior of 

piles, were conducted. 
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