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1

第1章 序論

1.1 研究の背景と目的

我が国の代表的な交通基盤である鉄道は，1872年に新橋・横浜間が開通して以来，その

整備と改良が継続的に進められてきた．特に高速鉄道に関しては，1964年に東海道新幹線

が開業して以降，1972年に山陽新幹線，1982年に東北新幹線と上越新幹線，1997年に北

陸新幹線（一部），2004年に九州新幹線が順次開業するとともに，現在も北海道新幹線な

ど，国土全域への高速移動網の整備が進められている 1.1)．また，高速鉄道の普及と並行

し，車両・構造物の改良による走行速度向上が試みられてきた．各整備新幹線の走行速度

は段階的な高速化を果たすとともに，中央新幹線の先行区間である山梨リニア実験線では

580km/hを超える超高速走行を達成している 1.2),1.3)．我が国の地理的特性から，都市部近

郊を高速鉄道が走行することは避けられない．交通空間と居住空間の隣接により，騒音や

地盤振動といった鉄道沿線環境の整備が高速化において主要な問題となっており，車両の

高速走行技術の観点ではなく，騒音などの鉄道沿線環境に関する規制等により最高速度が

決定される場合も少なくない．新幹線騒音は，各部材の振動に起因する転動音，車両機器

音，構造物音と，車両の走行によって生ずる空気流の乱れに起因する空力音の４つが主要

音源となっており 1.4)，このうち転動音，車両機器音は防音壁により効果的に低減すること

が可能であり，整備新幹線の建設が進むにつれ背の高い防音壁の需要が高まってきた．背

の高い防音壁は剛性が小さく，また固有振動数が小さくなることから，従来の設計体系で

は対応できず，列車の高速化に対応した設計基準の整備が急務となっている．

鉄道コンクリート構造物の設計標準においては，国鉄の分割民営化後の 1992年に制定さ

れた「鉄道構造物等設計標準（コンクリート構造物）」1.5)において限界状態設計法が導入

され，2004年の改訂 1.6)の際に性能照査型へ移行した．また鉄道構造物の耐震設計に関し

ては，1983年の設計標準 例えば1.7)までは一般に基準の水平震度を 0.2に対して弾性応答す

るように設計が行われており，1983年の設計標準 1.8)では地震の影響を 1.5倍にした荷重

によって部材断面が決定されるようになった．1992年の設計基準においては，基準の水平

震度を 1.0とし，構造物の設計塑性率などから設計水平震度を設定するとともに，せん断破

壊を避ける設計体系となった．1995年に発生した兵庫県南部地震の被害及び知見から，設

計地震動として L1地震動と L2地震動を考慮し，表層地盤や部材の非線形性を考慮した動

的解析による算出する必要があることを指摘された．このような背景から，1999年に「鉄

道構造物等設計標準（耐震設計）」1.9)が制定された．加えて，2011年に発生した東北地方

太平洋沖地震の後，2013年に改定された耐震標準 1.10)ではより設計地震動は高められ，地

表断層変位，津波，余震の繰り返しなどの地震随伴事象や残余のリスクへの配慮の必要性
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も提唱された．

このように設計地震動が大規模化する中で，構造物自体の応答評価手法に関しては多く

の知見が蓄積され，合理的な耐震設計法が提案されているが，構造物以外の要素を耐震設

計においてどのように考慮するかについては充分に整理されているとは言い難い状況にあ

る．例えば，構造物上を走行する鉄道車両の耐震設計におけるモデル化は，鉄道構造物が

道路構造物と比較して死荷重に占める活荷重の割合が大きいことを考慮すると，非常に重

要な課題であり，特に開床式鋼橋のような軽い構造物の場合には，鉄道車両のモデル化方

法が構造物の耐震設計に大きな影響を及ぼすこととなる．設計地震動の大規模化や，これ

に伴う構造物の高耐力化，地震時の走行安全対策のための脱線・逸脱防止ガードの設置 1.11)

等により，鉄道車両/構造物間にはこれまで以上に大きな相互作用が発生することが予想さ

れるが，耐震設計法の改訂が繰り返される中，現在でも従来の静的設計手法が便宜的に用

いられており，動的解析に用いるための鉄道車両の合理的なモデル化手法も提案されてい

ない．加えて，先述した防音壁に関しても，防音壁を支える構造物の降伏震度を静的に作

用させる手法が取られており，地震動の大規模化と，防音壁の低剛性化に対応した応答評

価手法は提案されていない．

鉄道構造物の維持管理・耐震補強に目を向けると，1964年の開業以降建設 50年余りが

経過した東海道新幹線を初め，我が国の大動脈として重要な役割を果たしてきた鉄道構造

物は，今後も適正な健全度を保ちながら運営されていく必要がある．また，兵庫県南部地

震では，RCラーメン高架橋が崩壊に至る被害 1.12)を受けたが，その後 L2地震動に対して

せん断破壊をさせないことを目標に耐震補強が進められてきた．国内の鉄道分野において

は，許容応力度法により設計された 1970年代以前の構造物が膨大な数に上り，さらに将来

の発生が懸念されている南海トラフや首都圏直下の地震を考慮すると，迅速かつ有効に耐

震診断・補強を進めていく必要があり，簡便で実用的な検査技術，耐震診断技術等が求め

られている．

鉄道構造物の維持管理においては，構造物の弾性固有周期を衝撃振動試験により測定し，

標準値を比較して健全度を判定する手法が広く実用化されている 1.13)．衝撃振動試験より

簡易な測定手法として，常時微動を用いた手法も提案されてはいる 1.14)ものの，構造物の

常時の振動挙動，特に設計で想定する設計単位とは異なり，実際の鉄道高架橋群が連成し

て挙動する影響については充分に解明されていない状況にある．構造物の維持管理・耐震

診断を限られた時間，費用の中で効果的に行っていくために，構造物の振動特性をこれま

で以上に精緻かつ簡易に評価する手法の提案が待たれている．

従来の震度法，非線形応答スペクトル法等の設計体系や維持管理法は，電算機等の性能

不足，連成応答や共振現象の理解の不十分から，鉄道高架橋，付帯構造物，鉄道車両といっ

た対象を個々に分離して 1自由度と見なした簡便なものであった．ところが，列車の高速

化とそれに伴う騒音問題，設計地震動の大規模化がより顕著となってきたことを考慮する
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と，従来の検討方法では実際の現象とは異なる不正確かつ不経済となるばかりか，時には

危険側の評価を行ってしまう可能性もある．近年，電算機の高性能化，シミュレーション技

術の精緻化・高度化により，従来は難しかった複雑な非線形領域にまで踏み込んだ動的相

互作用を考慮したシミュレーションが可能になりつつあり，従来の 1自由度を基本とした

設計体系で対応しきれない領域を補間し信頼性を再確認するための研究が求められている．

本論文では，これまでに十分検討されてこなかった鉄道高架橋と各種対象間に発生する

動的相互作用に焦点をあて，この影響を考慮した動的応答設計法の開発を行うことを目的

に，実構造物の各種計測と，動的相互作用を考慮した精緻な数値解析を併用して検討を行っ

た．本章において，以下，1.2で動的相互作用をキーワードとして，鉄道橋の動的相互作用

問題における既往の研究をレビューするとともに，本論文の立場をより具体的に説明する．

1.3では本論文の構成を述べる．
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図- 1.1 鉄道システムの構成要素間の動的相互作用

1.2 既往の研究

図–1.1に示すように，鉄道は，電力設備，車両，軌道，構造物，基礎の各個別構造の集

合体としてシステムを形成しており，動力学的な観点からも各構造要素が互いに作用を及

ぼし合い運動している．鉄道動力学の動的相互作用に関する研究は，各境界分野毎に成さ

れており，架線/パンタグラフ，車両/軌道，軌道/構造物，構造物/地盤，付帯構造物/構造物

等多岐にわたるが，本論文では特に，隣接構造物/構造物間，鉄道車両/構造物間，防音壁/

構造物間の橋軸直角方向の動的相互作用を対象とする．

1.2.1 隣接構造物/対象構造物間の動的相互作用

土木構造物は，道路，鉄道共に構造物は橋軸方向に連続した集合体として，構造物上を

走行する車両の通行を可能とするシステムとして機能している．耐震設計では，構造物群

を振動単位に分割し，仮定した振動単位の中で地震時挙動を推定するが，実際の構造物で

は振動単位の中でだけではなく，振動単位間の連成も生じている．つまり，橋脚および柱

は支承，桁を介して相互に連成している．可動支承は，異なる振動単位を連結している部

材とみなすことができ，可動支承の移動制限装置は，一般的には温度変化による影響，コ

ンクリートの乾燥収縮およびクリープによる移動量，桁のたわみによる移動量など常時の

荷重を考慮して規定されているが，地震時に生じる相対変位は考慮されていない．しかし，

地震時には移動制限を上回る相対変位が生じ，衝撃荷重が作用したり，支承が破壊にまで

至った場合には設計時と異なる支承条件となる可能性がある．

構造物と隣接構造物の連成に関する研究は，地震時を対象としたものが多い．1995年の

兵庫県南部地震の際には道路構造物を中心に，数本の鋼製橋脚が RC橋脚に挟まれている

場合，RC橋脚に隣接した鋼製橋脚のみに被災が発生するといった，隣接橋脚の相互作用を

受けたと考えれる被災事例が発生した 1.15)．道路橋を対象とした既往の研究例えば1.16)～1.19)
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では，鋼製橋脚/RC橋脚，長大橋/アプローチ桁等の異種構造間の動的相互作用が，構造物

の地震時応答に及ぼす影響について評価を行っている．原田ら 1.20)，中田ら 1.21)は，構造

物で多用されている鉄道 RC高架橋の仮想線区を対象とした検討を行っており，動的相互

作用が構造物の地震時応答に及ぼす影響を評価している．これらの何れの研究においても

検討ケースが限定的であり，特に地震時には構造物応答の非線形性が強く，一般的な検討

が難しい状況にはあるが，合理的な耐震設計法の提案等のためにはさらなる検討が待たれ

る状況にある．

一方，隣接構造物/構造物間の常時の相互作用を扱った研究は，設計における検討項目が

無いことも影響してかほとんどなされてない．従来から，鉄道構造物の健全度診断のため

に鉄道構造物の振動測定に基づいた固有振動数の測定が実施されてきたが 1.21),1.22)，特に，

桁式高架橋の下部構造となる橋脚の振動を測定した場合，周波数領域で複数のピークが見

られる，また明瞭なピークが観測できない等の課題が指摘されていた 1.23)が，その原因は

解明されておらず長年の課題となっていた．構造物の固有振動数を精度良く安定して測定

し，効率的に健全性診断を進めていくためには，常時の構造物/隣接構造物間の動的相互作

用の影響について検討を進める必要がある．

1.2.2 鉄道車両/対象構造物間の動的相互作用

土木構造物とその上を走行する車両の連成解析に関する研究は，道路分野，鉄道分野共

に古くからなされている．道路分野においては，鉛直方向には常時の構造物の動的応答の

評価を目的として，また水平方向には地震時の構造物の動的応答の評価を目的として，自

動車/構造物間の動的相互作用を考慮した検討が行われる．一方，鉄道分野においては，鉛

直方向の動的相互作用は，主に常時の車両の走行安全性や乗り心地および構造物の動的応

答を評価することを目的として，また水平方向の動的相互作用は，主に地震時の車両の走

行安全性および構造物の動的応答を評価することを目的として行われる．

道路分野において，自動車交通と道路構造物の鉛直方向の動的相互作用の研究に関して

は，古くは，山田ら 1.25)，川谷ら 1.26)，本田ら 1.27),1.28)などにより行われており，これらに

より各種道路構造物の衝撃係数の検討がなされている．

水平方向に関しては，現行の道路橋示方書における耐震規定 1.29)では，自動車荷重と

地震荷重の組合せは必要ないものとされている．この規定は土木研究所で実施された研究

1.30),1.31)に基づいたものであるが，これは活荷重比が小さく，固有振動数が比較的高い構造

物を対象とした限られた範囲の検討であったためと考えられる．亀田ら 1.32)によると，橋

梁と車両の固有周期の兼ね合いにより応答増幅効果，低減効果が現れることを示している

が，用いた地震波が限定的で，比較的固有振動数が高い構造物を対象範囲としている．川

谷ら 1.33)によると，数値解析により，活荷重の存在により考慮しない場合よりも構造物の

応答が小さくなる可能性を示唆しているが，対象構造物が限定的で，規模が小さい地震動
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を用いた線形範囲内の検討となっている．Wibowoら 1.34)によると，自動車と曲線合成桁

の振動台実験に基づき同様の応答低減例を示しているが，構造物の固有振動数が比較的高

く一般的な検討とは言い難い．また，これらの自動車を対象としたいずれの研究において

も，自動車モデルが線形であり，近年の設計地震動のような大規模地震時に対する車両系

の運動が充分に検証されているとは言い難い．

鉄道分野において，鉄道車両と鉄道構造物の連成応答解析に関する理論的な研究は，東海

道新幹線に関する検討に端を発して 60年代後半より行われてきているが，系統的にまとめ

られた最初のものは松浦 1.35),1.36)による研究が挙げられる．ここでは，車両/構造物間の動

的相互作用を考慮した二次元モデルを用いて，単純桁の鉛直方向の動的応答特性にを支配

する因子，およびその他の基本的な性状が及ぼす影響を明らかにしている．涌井 1.37)～1.38)

らは，三次元モデルを用いた鉄道車両と鉄道構造物の連成解析手法を構築した．ここでは，

車輪/レールの接触モデルは車輪とレールの固着を仮定しており，車輪は一定勾配の踏面に

鉛直フランジがついた簡易的なモデルで，フランジがレールに接触するまでは接線方向に

摩擦力を上限とする線形クリープ力が生じ，フランジが接触してからはレールの小返り力

が働くものであった．松本ら 1.39)は，このモデルに対し，車輪，レールの幾何形状を考慮

した接触モデルや構造要素の非線形モデルを構築するなど，地震時の双方の挙動のより合

理的な評価が可能となった．さらに，後藤 1.40)らは，2004年の新潟中越地震により発生し

た新幹線車両の高速走行中の脱線を受けて，車輪の脱線後の車輪/走行面の接触モデルを構

築し，新幹線車両の脱線後の挙動評価を可能とした．

海外においても，古くから鉄道車両と構造物の連成解析について研究がなされており，代

表的な研究チームとしてはミラノ工科大学のDiana，Collina，Stefanoらが挙げられ，Fortran

による研究プログラムにより，鉛直方向，水平方向の鉄道車両/鉄道構造物の連成解析を早

くから実現している 1.41)．近年では，マドリード大学の Goicolea，Pabroが，汎用ソフト

ウェアである ABAQUSにユーザーサブルーチンで車輪/レールの接触モデルを導入し，鉛

直，水平方向の連成解析を可能としている 1.42)．同様に，ポルト大学のCalcada，Pedroは，

ANSYSで作成した車両，構造物のマトリクスを，Matlab上で作成した車輪/レールの接触

モデルと融合させ，Matlab上で鉛直，水平方向の連成解析を可能としている 1.43)．いずれ

の研究チームにおいても，水平方向の連成解析の主な対象は風荷重であり，日本で考慮す

る設計地震動時に発生する著大な変位応答，強い非線形性に対応したものではない．

鉄道構造物等設計標準・同解説（耐震設計）1.44),1.45)では，地震時における列車の活荷

重の取り扱いにおいて，鉛直方向の列車荷重は，定員乗車（貨車の場合は満載の 70%程度）

の条件に基づき算出した重量を，列車の通過頻度に応じて設定する載荷線路数の位置に，

等分布荷重として載荷するように規定している．さらに，線路直角方向の列車慣性力には，

鉄道車両には動的制振効果があること，車両と構造物とは必ずしも同位相では応答しない

ことを想定して，列車重量の 30%を一律の上限値として設けている．この耐震設計の静的
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解析法 1.2)で用いられている列車重量の 30%を列車慣性力の上限値とする手法の根拠は十

分示されておらず，動的解析における列車のモデル化方法についても規定がされていない．

加えて，近年大規模地震による被災や，これに伴う耐震標準の改訂を受けて，構造物の設

計における降伏震度は，全体として高められる傾向にある．また，各鉄道事業者は，脱線・

逸脱防止ガードの設置 1.46)等の地震時の走行安全対策を進めており，大規模地震時には，

車両/構造物間にはこれまで以上に大きな相互作用力が発生することが予想される．特に，

鉄道構造物は道路構造物と比較して，死荷重に占める活荷重の割合が大きいことから，耐

震設計における活荷重の設定が重要となることを考慮すると，鉄道車両が及ぼす地震時の

作用のより合理的な考慮方法を今一度整理する必要がある．

1.2.3 付帯構造物/対象構造物間の動的相互作用

土木構造物上に設置される附帯構造物で構造安全性が要求されるものとして，道路構造

物に対しては標識柱，照明柱が，鉄道構造物に対しては電車線柱，防音壁が代表的なもの

として挙げられる．

道路構造物の標識柱，照明柱は，1995年に発生した兵庫県南部地震において，道路橋被

害の殆どなかった大阪地区で 100本以上の照明柱が座屈変形を受けたり，標識などが落下

したりといった被害が報告されている 1.47),1.48)が，設計基準が整理されるには至っておら

ず，現在でも死荷重，風荷重を考慮した弾性設計がなされている 1.49)．研究レベルでは，小

塩ら 1.50)，井舎ら 1.51)は，照明柱，標識柱の自動車走行による走行荷重に対する疲労耐久

性について検討している．また，海老澤ら 1.52)も同様に，照明柱の自動車走行による走行

荷重に対する動的応答について検討を行っており，走行荷重によって発生する桁のねじり

回転が照明柱の応答に及ぼす影響について言及している点が興味深い．伊津野らは，標識

柱 1.53)，照明柱 1.54)を対象に，地震応答について検討している．これらの研究から，主構

造物と附帯構造物の固有周期が近ければ，共振現象によって附帯構造物の応答が大きくな

ることから，疲労寿命が短くなること，地震時応答が大きくなること等が明らかとなって

いる．これらの研究で対象とした標識柱，照明柱は，附帯構造物/主構造物の動的相互作用

を考慮した検討が行われているが，附帯構造物/主構造物との質量比が一般的に 1/100以下

となり，動的相互作用の影響が顕著とならない特徴がある．

鉄道構造物上に設置される電車線柱は，架線や架線金具を支える附帯構造物で，1978年

の宮城県沖地震 1.55)，1995年の兵庫県南部地震等 1.56)において被害が報告されている．ま

た，2011年の東北地方太平洋沖地震では多数の電車線柱で傾斜や折損等の被害が発生し，

その復旧には多くの時間を要した 1.57)．2013年に発刊された電車線柱の設計基準において

は，死荷重，電線の張力に加え，地震の影響を合理的に考慮する方法が示された 1.58)．この

設計基準は，今村ら 1.59)により検討された高架橋の回転入力による影響，室野ら 1.60)によ

り検討された地震動の入力レベルや構造物の降伏震度の影響を加味した形で，加藤ら 1.61)
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により提案された電車線柱の応答評価手法を基としている．この電車線柱も，先述した道

路附帯構造物と同様に，主構造物との質量比が一般的に 100以上となり，動的相互作用の

影響が顕著とならない特徴がある

本論文で対象とする鉄道構造物上に設置される防音壁は，線路方向に連続した附帯構造

物であり，重量も大きく，主構造物との連成が強くなる特徴を有する．防音壁は，防音効

果，防雪効果，遮風効果，作業員の安全確保，線路内への第三者の立ち入り防止などの機

能を担っているが，特に高速鉄道の構造物では，周辺の土地利用状況に応じて騒音対策の

ための防音壁が設けられている．1982年開業の東北・上越新幹線までは，防音壁として，

剛性の高い場所打ちRC壁が多用されていたが，1997年開業の北陸新幹線以降，近年の整

備新幹線に至るまでは，建設費削減、省力化施工の観点からH型鋼の支柱にプレキャスト

板を落とし込んだ構造が多用されるようになってきた．

この防音壁の構造性能を決定する H鋼支柱の設計には，風荷重，高欄推力，飛雪荷重，

列車風圧等が考慮される 1.62)．その中でも風荷重 1.63)が支配的な作用となる場合が多く，風

速 50m/s程度を想定した設計荷重 3.0kN/m2に対して，防音壁支柱のH鋼の降伏耐力を確

保するように設計されるのが一般的であった．一方，列車風圧は，その設計荷重 1.0kN/m2

が前述の風荷重よりも小さいことから，実務では破壊の照査が省略される場合が一般的で

あった．このため，列車風圧を用いての照査は，疲労破壊の照査が必要に応じて行われる

に留まっていた．また，地震の影響は，高架橋の降伏震度を想定した kh=0.7程度の静的作

用として考慮される程度で，実務設計において支配的な条件とはなってこなかった．

従来の防音壁の動特性に関する国内の研究開発は，防音壁高さ H=レールレベル+2m程

度までの比較的剛な防音壁 1.64)～1.67)が一般的であったため，その動特性に関してはそれほ

ど多くの研究が行われてきたわけではなかった．しかし，近年の環境問題への意識の高ま

りから，レールレベル+2m以上の防音壁を設置するケースも増えてきた．防音壁の嵩上げ

は，防音壁の性能を向上させるうえで基本となる対策である．自動車のように進行方向の前

方を乗客が見通すことのできない鉄道車両では，窓からの視界の確保は乗客に対する貴重

なサービスの提供として重要な位置づけにあるため，車両の窓高さを超えないようにレー

ルレベル+2m程度までの高さの防音壁が多かった．特に東北新幹線（八戸-青森）以降の整

備新幹線では，急激に背が高くなってきており，動特性の理解の深度化が急務であった．

欧州基準であるUICコードに目を向けてみると，防音壁や駅舎等の構造物の設計におい

ては列車通過時に発生する列車風圧のピーク値と分布長を考慮する体系が提案されている

程度であり 1.68),1.69)，ドイツ鉄道においても，列車風圧が防音壁に及ぼす動的効果につい

て一部検討されているものの 1.70)，静的な設計計算を前提としたもので，列車風圧と防音

壁の共振現象や防音壁/構造物の動的相互作用が未だ充分に検討されていない段階にある．
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図- 1.2 各章の関係

1.3 本論文の構成

前節で述べた背景に基づき，本論文では図-1.2に示すフローで示すように，鉄道高架橋

と各種相互作用の影響を考慮した動的設計法の開発を行う．

第 1章では，本論文の背景，鉄道高架橋の動的相互作用に関する既往の知見を概観する
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とともに，目的および本論文の構成を示す．

第 2章では，構造物と隣接構造物の常時微動下の動的相互作用の影響について検討した．

鉄道構造物の弾性固有周期は維持管理に，等価固有周期は耐震診断に重要な指標である．

弾性固有周期と等価固有周期の相関関係を用いて，常時微動測定により測定した弾性固有

周期から等価固有周期の推定方法を構築した．鉄道構造物で一般的な形式 RCラーメン高

架橋 130基とRC橋脚 86基を対象に，有限要素モデルを用いた線形応答解析および静的非

線形解析（プッシュオーバー解析）を実施し，限られた測定点から振動モード形状を安定

して同定する方法や，高架橋の弾性固有周期に影響を大きく与える要因について検討した．

また，構造物の常時微動測定から得られる弾性固有周期と，静的非線形解析から得られる

等価固有周期の関係を，構造形式毎に調査した．

第 3章では，構造物と鉄道車両の地震時の動的相互作用の影響について検討した．鉄道

車両を 31自由度のマルチボディシステム，車輪/レール間の接触を Hertzの接触ばね，ク

リープ力，フランジ圧，構造物を 1自由度の非線形トリリニアモデルで詳細に考慮した数

値モデルを用い，車両系の振動により構造物の応答が変化する車両系の動的効果と，輪軸

の位置に集中荷重として作用する連行荷重により構造物の応答が変化する列車の集中荷重

効果を定量化した．加えて，3km程度に及ぶ実線区構造物の数値モデルを構築し，これら

の効果の連成の程度や地震時の列車の走行位置による構造物の地震時応答の発生確率につ

いて統計的な観点から検討を行った．さらに，これらの検討を基に抽出した支配的な影響

因子を考慮して，合理的な耐震設計法を提案した．

第 4章では，構造物と防音壁の列車通過時の動的相互作用の影響について検討した．近

年建設されたスラブ面からの高さが 5m程度にも及ぶ防音壁の衝撃振動試験，列車走行試

験を実施し，固有振動数，減衰比等の防音壁の基本的な振動特性を把握するとともに，列

車通過時の動的応答の実測を行った．鉄道車両を 31自由度のマルチボディシステム，列

車風圧を複数の移動荷重列，構造物，防音壁を有限要素法でモデル化した数値モデルを構

築し，実測と比較することで数値モデルの妥当性の検証を行った．加えて，走行速度等変

化させたパラメータ解析に基づき，防音壁応答に占める，防音壁の列車風圧による応答と，

列車荷重による構造物/防音壁間の動的相互作用に起因する応答の寄与度の評価を行い，列

車通過時の防音壁応答の支配因子を明らかにした．さらに，過去の実測と，本実測の結果

を包括した設計列車風圧荷重を提案するとともに，支配的なエッセンスのみを抽出した防

音壁のマルチボディシステムによる一般化モデルを構築し，列車通過時の防音壁応答評価

手法を提案した．

第 5章では，構造物と防音壁の地震時の動的相互作用の影響について検討した．初めに，

有限要素法による非線形静的解析を実施し，防音壁の耐震性能や破壊形態を把握した．さ

らに，非線形動的解析により，弾性固有周期の影響や主構造物の天端回転，防音壁/構造物

間の動的相互作用等の影響度と，地震時の動的応答を評価した．さらに，設計応答震度の
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設計式を提案するとともに，対象とした半雪覆型防音壁への適用例を示した．

第 6章では，各章で得られた結果を総括し，今後の課題を指摘して本論文の結論とする．
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第2章 隣接構造物と対象構造物間の動的相互作用

2.1 はじめに

鉄道構造物の維持管理や耐震設計において構造物の固有周期，特に，構造物の完全弾性

時に対応する弾性固有周期や，初降伏時剛性に対応する等価固有周期といったが指標が重

要なパラメータとして用いられている．

図-2.1に，弾性固有周期，および鉄道構造物等設計標準・同解説（耐震設計）（以下，「耐

震標準」という．）で示されている等価固有周期の定義 2.3),2.4)を示す．

弾性固有周期は，衝撃振動試験により測定した値と標準値を比較して健全度を判定する

指標として，鉄道構造物の維持管理業務において重要な役割を担っている 2.1),2.2)．しかし，

衝撃振動試験を実施するためには重錘を用いて加振を与える必要があり，また収録された

波形から振動特性を同定する際に技術者の経験に頼る部分がある等の課題があった．これ

らから，より簡易かつ安定的な測定，同定手法の開発が望まれている．

等価固有周期は，構造物の地震時挙動や列車走行性を支配する重要なパラメータであり，

新設構造物の耐震設計だけでなく，既設構造物の耐震診断及び維持管理に関する有用な情

報も与えられている 2.5)．一般的な鉄道構造物で，単一主要モードが卓越するような場合は，

その等価固有周期と降伏震度の情報があれば非線形応答スペクトルなどを用いて最大応答

塑性率を推定することができる．国内の鉄道分野においては，許容応力度法により設計さ

れた 1970年代以前の構造物が多く，合理的に耐震診断を施していく必要がある．一定量の

構造物，特に特殊な構造物に対しては，構造物の寸法や配筋などの情報をもとに詳細な数

値モデルを構築し，プッシュオーバー解析や動的解析等の数値解析によりその地震時挙動

を詳細に把握する必要がある．しかし，膨大な対象を逐一詳細にモデル化することは必ず

しも合理的ではなく，また，一部の構造物では設計図書が残されておらず解析自体が困難

な例もある．

ところで，弾性固有周期と等価固有周期は，特に標準設計が多用される鉄道高架橋にお

いては一定の相関関係が予想される．この相関関係を利用して，常時微動測定等の簡易な

測定により同定した弾性固有周期に基づき等価固有周期を推定できれば，膨大な対象の数

値解析を補間する手段として手間，費用を大幅に軽減できる．また，弾性固有周期の測定

値は，構造物剛性，基礎形式や地盤条件等の影響を内包する指標であることから，数値解

析で適切に設定することが難しいコンクリートのヤング率やボーリング地点と建設地点に

おける地盤条件等のばらつき等も暗に考慮することができる．常時微動を利用した構造物

の固有振動モード同定は，振動振幅が比較的大きい長大橋を対象に，ARモデル，ERA等

を適用した例が多く報告されている 2.6)−2.11)．一方，鉄道高架橋は比較的剛性が高く振動
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図- 2.1 構造物の弾性固有周期および等価固有周期

振動測定
・常時微動
・列車走行
・衝撃振動試験

弾性固有周期 (弾性固有振動数)

等価固有周期 (降伏振動数)

同定

相関関係により推定

健全性診断に利用

耐震診断に利用

図- 2.2 研究フロー

振幅も小さいこと，ノイズの混入，固有振動モードの励起力不足等により，常時微動下に

おいては固有振動モード同定が難しい傾向にある 2.12)．著者らは前報告において弾性固有

周期と等価固有周期の関係について言及しているが，検討が限定的で定量的な評価は与え

ていない 2.13),2.14)．また，線路方向に連続する鉄道高架橋相互の連成が固有振動モードに

及ぼす影響は十分に明らかにされているとは言い難い 2.15)−2.17)．

本章では，図-2.2に示すように，常時微動により測定した鉄道高架橋の線路直角方向の弾

性固有周期（以下，その逆数を「弾性固有振動数」と言う．）に基づき，等価固有周期（以

下，その逆数を「降伏振動数」と言う．）を推定する手法を提案することを目的とする．2.3

においては，線路方向に連続する鉄道高架橋群の固有振動モードの特徴を明らかにし，効

果的な同定手法を検討した．2.4においては，鉄道高架橋の弾性固有振動数と等価固有振動

数の関係およびその影響因子を検討した．さらに 2.5において，鉄道高架橋の弾性固有振

動数から等価固有振動数を推定する手法をまとめ，適用例を示した．

2.2 検討手法
2.2.1 測定対象構造物

図-2.3に，本章で測定を行った構造物の構造形式の模式図を示す．対象とした鉄道構造物

は，RCラーメン高架橋 130基とRC橋脚 86基である．RCラーメン高架橋は，両端に張出
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橋脚

ゲルバー式ラーメン高架橋

・1柱1杭形式・群杭，直接基礎形式

PC桁, RC桁

・群杭もしくは直接基礎形式

閉床式

開床式

張出し部張出式ラーメン高架橋

調整桁

図- 2.3 対象構造物の構造形式の模式図

表- 2.1 対象構造物の構造諸元一覧

線区 数 地盤種別 構造物高さ (m) 層数
A 9 G2~3 9.0 ~ 11.5 1 ~ 2

B 8 G2~3 12.5 ~ 19.0 2

C 14 G1~5 7.0 ~ 15.5 1 ~ 2

D 16 G3~4 7.0 ~ 9.5 1

E 16 G2~3 6.5 ~ 8.0 1

数 地盤種別 構造物高さ (m) 層数
F 17 G5 5.0 ~ 8.6 1

G 4 G4 16.3 2

H 7 G4 13.8 1

I 4 G3 8.3 ~ 12.6 1

J 7 G3 8.0 ~ 9.4 1

K 3 G4 8.4 ~ 8.8 1

数 地盤種別 構造物高さ (m) 層数
M 5 G2 8.3 ~ 11.8 1 ~ 2

N 4 G2 7.7 ~ 10.0 1

O 5 G2~3 6.8 ~ 8.3 1

P 4 G2~4 7.0 ~ 10.5 1

Q 7 G3 8.8 1

数 地盤種別 構造物高さ (m) 特記事項
F 10 G3~5 6.0 ~ 7.4 ・全数群杭

H 5 G4~5 7.1 ~ 10.9 ・全数群杭
I 6 G3 6.7 ~ 8.0 ・全数群杭
J 1 G3 7 ・全数群杭
K 5 G3 9.9 ~ 9.7 ・一部直接基礎
M 4 G2 3.6 ~ 6.8 ・全数群杭
N 5 G2 3.0 ~ 6.2 ・全数群杭
O 15 G2~3 5.0 ~ 14.7 ・一部直接基礎
P 27 G2~4 2.8 ~ 10.5 ・全数群杭
Q 4 G4 6.5 ~ 7.5 ・全数群杭
R 4 G2 10.2 ~ 17.4 ・全数直接基礎

橋脚

総数: 86基

ゲルバー式

ラーメン

高架橋
(開床式)

総数: 25基

張出式

ラーメン
高架橋

総数: 63基

ゲルバー式
ラーメン

高架橋
(閉床式)

総数: 42基

し部を持つ張出式ラーメン高架橋，両端に調整桁を持つゲルバー式ラーメン高架橋，さら

に，ゲルバー式の一部においては，積雪寒冷地で採用のある床版構造を省いた開床式ラー

メン高架橋を対象とした．RC橋脚は，桁式高架橋区間や河川橋梁，架道橋梁区間におい

て，単径間の RC桁又は PC桁を支持する橋脚を対象とした．

表-2.1に，対象構造物の構造諸元一覧を示す．張出式ラーメン高架橋（以下，「張出式ラー

メン」という．）は，線区 A～Eの 63基であり，8mスパン 3径間タイプの 1層又は 2層の
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標準設計ラーメン高架橋である．構造物高さは 6.5～19m，基礎は，直接基礎形式もしくは

連結，独立の群杭形式であり，杭長は 4～14m程度，地盤種別はG1～5である．軌道形式

はバラスト軌道である．また，供用 40年程度の構造物で，被災経験を有しており，鋼板巻

による耐震補強が施されている．

閉床式のゲルバー式ラーメン高架橋（以下，「ゲルバー式ラーメン (閉)」という．）は，線

区 F～L の 42基であり，10mスパン 4～7径間タイプの 1層又は 2層の標準設計ラーメン

高架橋である．構造物高さは 5.0～16.3m，基礎は 1柱 1杭形式であり，杭長は 8～38m程

度，地盤種別はG2～5である．軌道形式はスラブ軌道である．また，測定時には新設の供

用開始前の構造物で，軌道スラブが敷設される前のものであったため，重量が設計条件よ

りも小さい状態で測定を行った．

開床式のゲルバー式ラーメン高架橋（以下，「ゲルバー式ラーメン (開)」という．）は，線

区M～Qの 20基であり，6～7mスパン 5～7径間タイプの 1層又は 2層の標準設計ラーメ

ン高架橋である．構造物高さは 6.8～11.8m，基礎は，1柱 1杭形式もしくは連結，独立の

群杭形式であり，杭長は 8～28m程度，地盤種別はG2～4である．軌道形式はスラブ軌道

である．

RC橋脚（以下，単に「橋脚」という．）は，線区F，H～K，M～Rの 86基であり，一部円

形断面柱や直接基礎を有する橋脚であるが，ほとんどが群杭を有する壁式橋脚である．構

造物高さは 2.8～17.4m，基礎は群杭形式であり，杭長は 7～38m程度，地盤種別はG2～5

である．軌道形式はスラブ軌道である．

図-2.4に，各対象線区において撮影した写真を示す．

2.2.2 鉄道高架橋群の連成解析手法

実務の耐震設計では，一般的に線路方向に連続する隣接構造物の相互作用は考慮せず，そ

の前後の隣接構造物と対象構造物との連成が考慮されることはない．一方，実際の構造物

を考えると，張出式ラーメンは，線路直角方向には剛性の小さいレールやバラストでのみ

隣接構造物と接続されているため，個々の構造物が独立して挙動するのに対し，ゲルバー

式ラーメン，橋脚は桁を介して隣接構造物と連成する．この連成により構造物の固有振動

モードがどの程度変化するのかを評価するため，研究用プログラムDIARIST2.18)を用いて，

表-2.1に示す線区M，Pを対象に鉄道高架橋群の連成解析を行った．線区M，Pは，ラー

メン高架区間，桁式高架区間，河川橋梁等を内包しており，標準的な鉄道高架区間と考え

られたことから検討対象とした．

図-2.5(a)に，鉄道高架橋群の連成解析モデルを示す．橋脚は 1本の非線形ばね，ラーメ

ン高架橋はその前後両端に配置された 2本の非線形ばねにより，それらの線路直角方向の

水平応答をモデル化した．桁や高架橋の上部工は十分に剛な梁要素でモデル化した．連成

の影響を評価するため，梁要素による上部工をモデル化せず，その質量のみを非線形ばね
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(a) 線区B                           (b) 線区C

(c) 線区G                              (d) 線区I, J

(e) 線区O                              (f) 線区Q

図- 2.4 対象構造物外観

に付加したモデル，回転ばねの剛性を考慮せずピン結合としたモデル，鋼角ストッパの剛

性と等価となる回転ばねを与えたモデルを用いた解析を行った．構造物の非線形ばねは設

計図書より一律に得られる降伏振動数を基に設定したため，常時微動応答に相当する弾性

固有振動数より固有振動数が低くなる数値モデルとなっておらず，実測と直接比較できる

わけではない．梁の単位長さ重量は，標準的なRC構造物を想定して一律 350kN/mと仮定

した 2.19)．減衰はモーダル減衰として考慮し，各モードのモード減衰比は 5%と設定した．

図-2.5(b)に，一般的な新幹線構造物の支承部分の概念図を示す．既往の実験結果を基づ
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ラーメン高架橋上層：剛な梁要素

地表面 (質点) 加速度入力 柱：水平非線形ばね

調整桁：剛な梁要素

桁支承：
回転ばね

M

桁：剛な梁要素

ラーメン高架橋 桁

MM MM
MM MM

MM
MM

(a) 全体型

鋼角ストッパ

ゴムシュー

線路方向

20mm 20mm

緩衝ゴム

40mm

固定側 可動側

平面図

側面図

(b) 支承構造

図- 2.5 鉄道高架橋群の連成解析の解析モデル概念図

き支配的となる鋼角ストッパの剛性のみを考慮し，等価回転ばね剛性を算出した．図に示

すように，鋼角ストッパの線路直角方向の遊間には緩衝ゴムが密着して設置されることか

ら，線路直角方向の拘束は鋼角ストッパの曲げ剛性に大きく支配されると考えられる．鋼

角ストッパによる等価回転ばねの剛性 KRは，既往のストッパの実験結果 (一本当たり剛性

770000kN/m，降伏点 1500kN，降伏変位 1.95mm2.17),2.20)等に基づき，ストッパの剛性 kR，

橋梁中心からストッパーまで距離 LRから，KR = 2kRLR
2 = 1.12×107(kNm/rad)と設定した．

ゴムシューのせん断剛性は，鋼角ストッパと比較して十分小さいことから無視した．実際

には緩衝ゴムの変形や橋脚のねじり挙動も想定されることから，KRはより小さい値になる

と考えられる．

2.2.3 プッシュオーバー解析手法

2.2.3.1 解析モデル

構造物の弾性固有振動数や，降伏振動数を算出するため，またパラメータが及ぼす影響

を評価するため，プッシュオーバー解析を行った 2.21)．

図-2.6に，プッシュオーバー解析モデルの概念図を示す．解析は設計図書に基づき耐震標

準 2.3)に準拠して行った．基礎の支持力係数 α f は 1.0，材料修正係数 ρmは 1.2とした．線
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横梁, 地中梁, 柱:材端非線形回転ばね
曲げモーメント-回転角(M-θ)で定義

杭周面ばね:非線形ばね(F-δ)

杭:非線形梁要素
曲げモーメント-曲率(M-φ)

杭水平ばね:非線形ばね(F-δ)

杭先端鉛直ばね:非線形ばね(F-δ)

M

φ
M
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図- 2.6 プッシュオーバー解析モデル概念図

区 A～Eの張出式は，鋼板巻立て工法により補強されているため，部材の曲げ性能算定時

において，充填モルタル分を柱断面に加味した (鋼板は軸方向には寄与しないため曲げ性能

の評価では無視)．このモデルに対して変位制御によるプッシュ―オーバー解析を行った．

なお，測定で想定される荷重条件と等しくなるよう，列車荷重，雪荷重は考慮せず，軌道

重量を考慮した解析を基本とした．

2.2.3.2 解析ケース

表-2.2に，プッシュオーバー解析の解析ケース一覧を示す．降伏振動数を算出すること

を目的とし，表-2.1に示す構造物全数に対して，プッシュオーバー解析を行った．弾性固

有周期に各パラメータが与える影響度を評価することを目的とした解析を行った．解析パ

ラメータは，実構造物において不確定原因と想定される，雪重量，軌道重量等による付加

荷重 D1，列車荷重 L，コンクリート強度 f ′ck，地盤ばねの水平地盤反力係数の倍率とした．

コンクリート強度は，ヤング係数と関係が深く，設計標準において定式化されているもの

の，そのばらつきは大きい．また，実際のコンクリート強度は設計基準強度より高くなる

のが一般的であり，呼び強度 24に対して 40N/mm2程度の強度が発現する場合も少なくな

い．従って，実条件で想定される範囲でコンクリート強度を 24～40N/mm2に変化させた．

また，水平地盤反力係数は，図-2.6中に示すように実際には変位レベルに依存して変化す

る 2.22)−2.25)．耐震標準で規定されている水平地盤反力係数は，ひずみレベル 10−3程度を目

安に定められたものである 2.3)が，衝撃試験や本章で対象としている常時微動時のひずみ
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表- 2.2 プッシュオーバー解析の解析ケース一覧

降伏振動数
の算出

パラメータ
の影響度

成分分析と
固有振動数比の算出

線区A-R19 線区A-R15,19,21~23

線区B-R7 線区B-R5~7

線区C-R8 線区C-R6~15

線区D-R3~8,11,12

線区E-R25~27,29~41

線区F-R4,15 線区F-R4,15

線区G-R3 線区G-R3

線区H-R7 線区H-R7

線区I-R4 線区I-R4

線区J-R4,8 線区J-R4,8

線区F-P4~9

線区I-P8~12

付加重量 D 1 無 有無 無

列車荷重 L 有 有無 有

コンクリート強度

f' ck  (N/mm
2
)

24 24, 35, 40 24

水平地盤反力

係数
設計値

設計値の
1~10倍

設計値

パ
ラ
メ
ー
タ

目的

橋脚

全数

全数張出式

ゲルバー式

全数

対
象
構
造
物

表- 2.3 計測機器一覧

2
項目 メーカー 製品名 仕様

可搬型データ収録・処理装置 ANET GEODAS-15

地表用微動計  (速度計) ANET CR4.5-2S
感度：1V/cm/sec

測定周波数：0.5～18Hz

レベルは 10−6程度と考えられていることから，水平地盤反力係数を設計値の 1～10倍に変

化させた．

2.2.4 測定手法

表-2.3に，用いた計測測機器一覧を示す．200Hzのサンプリング周波数で，水平 2方向，

鉛直 1方向の速度測定を行ったが，分析には線路直角方向の成分のみを用いた．各対象構

造物に対し 3～20分程度の常時微動を測定した．測定波形の分析には数値解析ソフトウェ

アMATLAB を用い，オフラインにて波形処理を施した．

図-2.7に，構造物に設置した速度計の設置個所を示す．図に示すように，高架橋上に少

なくとも 4つのセンサを配置して同期計測を行った．ラーメン高架橋を対象とする場合に

は，センサ B，Cをそれぞれ構造物上起点側，終点側の端部に，センサ A，Dをそれぞれ

前後の隣接構造物上の端部に配置した．橋脚を対象とする場合には，センサ A～Dを振動

単位と想定される対象構造物を含む範囲の構造物上に設置した．センサ Eは，対象箇所の

地盤の固有振動を計測することを目的に，構造物の振動の影響を受けないよう概ね 5m以

上構造物から離して地表面上に設置した．

図-2.8に，計測状況を示す．高架橋上の速度計は，張出スラブ先端に設置することを基
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図- 2.7 速度計設置箇所

速度計

(a) 高架橋上の収録・処理設置 (b) 高架橋上の速度計

図- 2.8 計測状況

本としたが，バラスト軌道や開床式高架橋の場合はスラブ上に設置できないため，ダクト

壁先端に設置した．
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2.3 鉄道高架橋群の固有振動モード同定
2.3.1 固有値解析結果

2.2.2で示した手法に基づき，固有値解析により，固有振動数，固有振動モードを算出

した．

図-2.9に，線区M，Pの構造物高さ，固有値解析により得られた固有振動数，振動モード

形状を示す．図の横軸は距離程であり，構造物の位置を表す．固有値解析は支承部をピン

結合としたモデルを用いて行った．振動モード形状は，各振動モードの最大振幅により基

準化しており，振幅が 0.05以上となる範囲のみを示している．図から，ラーメン高架橋は，

隣接構造物との連成による影響範囲は前後の 1構造物程度で連成の程度も小さく，各々が

独立に挙動する振動モード形状となる傾向が確認できる．一方，橋脚は連成の程度が強く，

ほとんどの橋脚で隣接構造物との連成による影響範囲が 3径間以上となり，振動モード形

状も複雑となることが確認できる．

2.3.2 動的解析結果

2.2.2で示した手法に基づき，各質点に，インパルス入力を与え自由振動を励起させた時

刻歴応答解析を行い，振動モード同定手法の検討を行った．

図-2.10に，線区M，Pにインパルス，L1G3地震動を入力した場合の連成を考慮した動

的解析の卓越振動数を示す．連成を考慮した動的解析では，支承部をピン結合としたモデ

ルを用いた．図の横軸は距離程であり，構造物の位置を表す．インパルス入力は，最大値

が 100galで継続時間が 0.1秒の三角パルスとした．L1G3地震動は，耐震標準 2.3)の波形の

振幅が大きい 25秒を用いた．これらの波形を構造物の全節点に同位相で与え，各構造物の

応答加速度をフーリエ変換した．図には，連成を考慮しない場合の固有振動数を併せて示

す．図から，両線区においてラーメン高架橋は，連成を考慮しない場合の固有振動数と連

成を考慮した動的解析の卓越振動数が概ね一致していることが確認できる．一方，橋脚の

場合は両者に若干の差ができる傾向にある．この傾向はインパルス入力および地震動入力

で一致している．

図-2.11に，線区M，Pに L1G3地震動を入力した場合に，着目構造物が最大応答変位を

示す時刻のモード寄与率を示す．図から，連成を考慮しない場合は当然ながら，単一振動

モードが卓越する．ラーメン高架橋の場合は，連成の影響で支配的な振動モードの固有振

動数が若干上がる傾向が確認できる．一方，橋脚の場合は，連成を考慮しない場合の固有

振動数の前後に，複数の振動モードが励起されており，特に支承による回転剛性を考慮し

た場合に固有振動数の増加量が大きくなることが確認できる．

図-2.12に，線区M，Pを対象に，連成を考慮しない固有値解析により得られた固有振動

数と，連成を考慮した動的解析の卓越振動数を比較したものを示す．連成を考慮した動的

解析では，支承部をピン結合としたモデルを用いた．図中の Rはラーメン高架橋，Pは橋
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図- 2.9 固有値解析による固有振動モード

脚に対する結果である．連成を考慮した固有振動数は図-2.11で示したように，各構造物の

最大応答変位の寄与率が最も大きい振動モードの固有振動数とした．図から，高架橋群の

固有振動数は，桁により前後に接続される隣接構造物との連成の影響で，ラーメン高架橋
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(b) 線区P

(a) 線区M

図- 2.10 動的解析 (連成有)による卓越振動数

で 0～+5%程度，橋脚で-20～+30%程度変化することが確認できる．

2.3.3 鉄道高架橋群の固有振動モードの同定手法

図-2.13に，構造物の固有振動モードの推定手法のフローを示す．本章では，高精度の振

動特性同定法とされている ERA (Eigensystem Realization Algorithm)を用い，固有振動数，

モード減衰比，振動モード形状といったモーダルパラメーターの情報を最大限に利用して，

対象構造物の固有振動モードを推定する手法を提案する．ERAは線形時不変形における最

小実現の考え方に基づいた特性行列の推定手法であり，特異値分解による主成分分析，お

よびその結果として得られる状態マトリクスの固有値解析から振動モードを抽出する方法

である 2.7)．図-2.13(f)に示すように，ERAにおいては，振動計測によって得られたインパ

ルス応答を時間ステップごとに並べたハンケルマトリクスが必要となる．ハンケルマトリ

クスの作成に用いる自由振動波形は，常時微動測定から得られる各チャンネルの自己相関

関数を FFT，逆 FFTを利用して求め，入力波形とした 2.7)．図-2.13(g)に示すように，ERA

によりシステム次数 n個抽出される振動モードには，固有振動数 fi，モード減衰比 ξi，振動
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図- 2.11 動的解析による L1G3地震動時のモード寄与率
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図- 2.12 高架橋相互の連成が固有振動数に及ぼす影響

モード形 ϕi が含まれる．iは 1以上 n以下である．ERAによって抽出される振動モードか

ら，構造物の固有振動モードを推定するにあたり，3つのフィルターを用いた．図-2.13(h)
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(a) 常時微動測定

(d) 自己相関関数

(f) 自由振動波形

(g) ERAにより
固有振動数fi，モード減衰比ξi，振動モード形状φiの算出

(b) 衝撃振動試験 (c) 列車走行試験

(e) 列車通過後波形の切り出
し

(h)一般的な構造物の固有振動モードフィルター
i)   構造物の1次固有振動数 fiのフィルター
ラーメン高架橋: 1.5≦fi≦4.5

橋脚: 1.5≦fi≦10.0

ii)  構造物のモード減衰比ξiのフィルター
0≦ξi≦0.1

(i)支配振動モードの抽出フィルター
振動モード形状の線路直角方向成分の絶対値が上位10個とな
る

(j)仮定振動モード形との相関フィルター
固有振動モード形φyiと仮定したモード形φhsのMAChsが最大

0 1 1 0

1
00

着目構造物の固有振動モード

ラーメン高架橋のφhs 橋脚のφhs

図- 2.13 同定フロー

に示す一般的な構造物の固有振動モードフィルターは，ラーメン高架橋に対しては i) 1.5≦

fi ≦ 4.5，橋脚に対しては 1.5≦ fi ≦ 10.0，ii) 0 ≦ ξi ≦ 0.10の 2つの条件とした．図-2.13(i)

に示す支配振動モードの抽出フィルターは，固有振動モードのモードベクトルの線路直角方

向成分の絶対値が，上位 10個以内となる振動モードという条件とし，これにより構造物の

固有振動モードと規則的な入力成分に起因するモード以外を排除する．図-2.13(j)に示す仮

定振動モード形との相関フィルターは，固有振動モード形状 ϕyiと仮定モード形状 ϕhsの相

関係数MAChsが最大となる条件とした．ラーメン高架橋の仮定モード形状 ϕhsは，図-2.11

で示した特徴を考慮して，連成による影響を受けずに単体で振動する形状とした．橋脚の

仮定モード形状 ϕhsについても，連成を考慮しない場合の振動モード形状と同一のものと

した．これは，実際には，図-7で示したように橋脚は隣接構造物と強く連成することから，

複雑となる振動モード形状が明確に把握できるように，線路方向に 100～200mの範囲で複

数径間を同期測定を行うことが望ましいが，線路方向に長距離に渡りセンサを配置し同期

計測することが現実的ではないためである．

図-2.14に，図-2.13で示した同定手法の妥当性として，動的解析から得られた卓越振動数

と，インパルス入力を用いた動的解析から得られた応答波形を基に同定した固有振動数を

比較をしたものを示す．連成を考慮した動的解析では，支承部をピン結合としたモデルを
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図- 2.14 インパルス入力の場合の推定結果の妥当性

用いた．図の横軸は図-2.12の縦軸と同じ値であり，図中のRはラーメン高架橋，Pは橋脚

に対する結果である．なお，本数値モデルは弾性固有振動数ではなく降伏振動数を用いた

数値モデルであることから，図-2.13(h)の fiのフィルターは用いていない．図から，図-2.13

で示した推定手法は，ラーメン高架橋に対しては，0～+7%の誤差範囲で対象構造物の固

有振動数を同定できるが，橋脚に対しては，誤差範囲が 0～+105%となり精度が低くなり，

固有振動数を高めに評価する傾向にあることが確認できる．これは，提案した同定手法が，

橋脚に対して，狭い範囲の振動モード形状の振幅の情報しか利用しておらず，実際には広

範囲で連成する橋脚の固有振動モード形状を正確に捉えられないためと考えられる．つま

り，図-2.13に示す着目構造物のみが変位するモード形状を仮定した場合，実際に卓越する

振動モードより高次の振動モードとの相関係数が高くなってしまい，その結果固有振動数

を高めに評価してしまうと考えられる．以上から，ラーメン高架橋は連成が小さく個々が

独立して挙動することから，提案手法により概ね 5%以内の精度で固有振動数を推定でき

るが，橋脚は隣接構造物との連成が強く振動モード形状が複雑になることから，提案手法

による誤差が 0～+100%程度となることが明らかとなった．

2.4 弾性固有振動数と降伏振動数の評価
2.4.1 常時微動測定による弾性固有振動数の同定

2.4.1.1 常時微動下の鉄道高架橋の応答波形

図-2.15に，張出式ラーメン高架橋で測定された時刻歴速度波形，フーリエスペクトル，

ランニングスペクトルを示す．応答速度が比較的小さい例として，構造物高さ 6m程度の

線区 F-P2，応答速度が比較的大きい例として，2層で構造物高さ 17m程度の線区 C-R1に

着目した．フーリエスペクトルには 2.3.3の推定手法で最終的に同定した構造物の弾性固有

振動数も併せて示す．ランニングスペクトルは，50サンプル (0.25秒)毎の間隔で，512サ

ンプルを用いたフーリエスペクトルを計算した結果である．図より，車両や風の影響によ
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(b) 比較的応答速度が大きい例 (線区C-R1)

(a) 比較的応答速度が小さい例(線区F-P2)

図- 2.15 測定波形とランニングスペクトル

り応答速度が大きくなる時間帯に，より顕著に構造物の固有振動が励起されることが確認

できる．本章で実施した常時微動測定では，応答速度の振幅範囲は概ね 10−6～10−3m/sで

あった．同定を行う際，外乱の影響で構造物の固有振動が励起されている時間帯の波形を

用いることで，推定精度が向上すると考えられる．

2.4.1.2 同定手法の適用

本章では，安定した固有振動モードが得られるシステム次数を明らかにするため，各構

造形式の数橋を対象に Stablization Diagram2.10)による検討を行った．

図-2.16に，ERAによって算出された振動モードのうち 0.1～20Hzの固有振動数とシス

テム次数の関係図 (Stabilization Diagram)を示す．システム次数は最大で 100までとした．

図には，図-2.13で示した推定手法で図-2.13(h)を通過した振動モードの MAChsおよび構

造物起点側，地盤上の応答速度のフリーエスペクトルを併せて示す．図から，本章で対象
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図- 2.16 Stabilization Diagramと同定手法の適用例

とする 1～5Hz程度の振動モードは比較的システム次数が低い段階から安定して算出され

ており，システム次数を 40程度としておけば十分であることが分かる．この傾向は他の構

造物に対しても同様であった．このことから，本章ではシステム次数は 40と設定した．ま

た，同定手法による固有振動数は 2.30Hzと構造物起点側のフーリエスペクトルの卓越振動

数がそれぞれ一致していることが確認できる．

図-2.17に，図-2.13で示した推定手法による線区 A～Rの構造物の弾性固有振動数 f0と

構造物高さ hの関係を示す．図から，ラーメン高架橋に対しては構造形式に関係なく，hが

大きくなると共に f0が小さくなる明確な相関関係が確認でき，指数関数 f0 = 6.5h−0.45によ

る近似曲線に対し，概ね ±30%の誤差範囲であった．一方，橋脚に対しては，hが大きく

なるにつれて f0が小さくなる若干の傾向は確認できるが，h = 7mの場合でも f0 = 2～8Hz

の範囲で大きくばらついていることが分かる．これは，2.3.3で示したように同定手法が橋

脚に対して充分な推定精度を有していないこと，橋脚天端の変位が基礎部の水平振動や回

転振動に主に起因しており，躯体の変形に起因する割合が小さいことが原因と考えられる．
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図- 2.17 構造物の弾性固有振動数と構造物高さの関係

2.4.2 プッシュオーバー解析による降伏振動数の算出

2.4.2.1 各種パラメータが弾性固有振動数に及ぼす影響

表-2.2に示す一部の構造物を対象に，プッシュオーバー解析により，各種パラメータが

構造物の弾性固有振動数に及ぼす影響を評価した．

図-2.18に，各種パラメータが構造物の弾性固有振動数に及ぼす影響を示す．図-2.18(a)

から，コンクリート強度 f ′ckについては， f ′ck = 24～40N/mm2の間で変化させたが， f0の変

化は 5%以下とその影響が小さく， f0の測定値と解析値の差の主要因とはならないことが

分かる．

図-2.18(b)では，重量の影響について，死荷重 D0を基準として，付加荷重 D1，列車荷

重 Lの影響度を示している．図から，Lの影響で f0が変化する割合は 2%以下とその影響

が小さい一方，D1の影響で f0が変化する割合は 20%程度であり，比較的 D1が大きく影響

を及ぼすことが分かる．D1の内訳を見てみると，上下線共に考慮して，軌道重量が 35～

50kN/m程度，防音壁が 5～15kN/m程度，地覆，ダクト等 10kN/m程度，雪荷重 (2年確率，

積雪深 0.27m)で 5kN/m程度であり，D1のみで最大 80kN/m程度となることが分かる．コ

ンクリート構造物の上部工重量 250～400kN程度であることから，D1の有無で 20～30%の

重量が変化することとなり，その結果，固有振動数が 10～20%程度と比較的大きく変化す

ることとなる．本章で対象とした線区 F～Kは，防音壁と軌道が設置される以前に測定を

行っており，完成形より 45kN/m程度軽量となっていることから，弾性固有振動数の測定

値を一律 8%低減する補正を行っている．

図-2.18(c)で示す水平地盤反力係数の影響に着目すると，水平地盤反力係数 khを設計値で

ある基準水平地盤反力係数 khrに対し 1～10倍に変化させることで，弾性固有振動数が+50

～+150%程度変化しており，水平地盤反力係数が弾性固有振動数に及ぼす影響が著しいこ

とが分かる．測定条件と近い条件と想定される D0+D1の場合で，解析結果と測定値を比較



2.4. 弾性固有振動数と降伏振動数の評価 37

0

0.5

1.0

1.5

2.0

20 30 40 50

F-R4 F-R15

I-R4 J-R4

J-R8

コンクリート強度 (N/mm2)

弾
性
固
有
振
動
数
の
比

f 0
(解
析
値

) 
/ 

f 0
(測
定
値

)

地盤反力係数: kh / khr=1

重量: D0

0

0.5

1.0

1.5

2.0

弾
性
固
有
振
動
数
の
比

f 0
(解
析
値

) 
/ 

f 0
(測
定
値

)

D0+D1+L

D0+D1

D0

地盤反力係数: kh / khr=1

コンクリート強度: 24N/mm2

0

0.5

1.0

1.5

2.0

0 5 10

A-R19 B-R14

C-R8 F-R4

F-R15 I-R4

J-R4 J-R8

水平地盤反力係数の倍率 kh / khr

弾
性
固
有
振
動
数
の
比

f 0
(解
析
値

) 
/ 

f 0
(測
定
値

)

コンクリート強度: 24N/mm2

重量: D0+D1

(a) コンクリート強度の影響
(地盤反力係数: kh/khr=1，重量: D0)

(b) 重量の影響
(地盤反力係数: kh/khr=1，コンクリート強度: 24N/mm2 )

(c) 水平地盤反力係数の倍率の影響
(コンクリート強度: 24N/mm2，重量: D0+D1)

D0+D1+L

D0+D1

D0

図- 2.18 各種パラメータが構造物の固有振動数に及ぼす影響

すると，常時微動下における水平地盤反力係数は，設計値の基準地盤反力係数の 3～10程度

となることが分かる．水平地盤反力係数の非線形特性について言及した既往の研究 2.23),2.24)

によれば，kh/khrは式 (2.1)により表現できる．

kh

khr
=

(
y
yr

) −2
3−log(y/yr )

(2.1)

ここで，yは杭頭変位 (m)，yr は基準杭頭変位 (m) (= 0.01Dp)，Dpは杭径である．式 (2.1)

は，y/yr > 10−3の範囲でのみ実験結果と一致することが確認されていることから，常時微動

下の応答に対して必ずしも適切な評価を与えるわけではないが，参考までに比較対象とする．

常時微動下の構造物天端の応答を，自身の固有振動 f0による定常応答と仮定すると，構造物

天端の変位の絶対値 |D|と速度の絶対値 |V|は，|D| = |V|/2π f0により関係付けることができ

る．図-2.18で対象とした構造物が f0 = 2～5Hz程度であり，2.4.1で示したように常時微動

下におけて |V| = 10−6～10−3m/s程度であることを考慮すると，|D| = 8.0×10−5～5.3×10−8m

程度となる．さらに，杭頭変位 yと構造物天端変位 Dの比 y/Dを 0.1～0.4，杭径 Dpを 1.2

～1.5mと仮定すると，y/yr = 2.6× 10−3～3.5× 10−7となる．これらから式 (2.1)の関係を
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図- 2.19 天端変位成分分解

用いると kh/khrは 5～24倍程度と算出され，図-2.18で示した結果と概ね整合性が取れる値

となっている．また，水平地盤反力係数は式 (2.1)で示す非線形特性だけでなく，実構造物

の建設地点の地盤の層構造や特性と，線路方向に間隔をおいて実施されるボーリング試験

結果により得られる各土質定数との違いにも影響も受けることに留意する必要がある．

以上から，鉄道高架橋の弾性固有振動数は，コンクリート強度や付加荷重と比較して水

平地盤反力係数に大きく影響を受け，常時微動下における水平地盤反力係数は，設計値の

基準地盤反力係数の 3～10程度となることが明らかとなった．

2.4.2.2 構造物天端変位の成分分析

図-2.19に示すように，構造物天端の変位は躯体変形，基礎回転変位，基礎水平変位の 3

成分に分解すると，構造形式や構造物高さ，地盤種別等に依存して，非線形化する成分に

特徴が生じると考えられる．ここでは，初降伏時の構造物天端の変位成分をプッシュオー

バー解析により分析する．なお，本解析は水平地盤反力係数を設計値 khの固定値としてい

るため，特に基礎回転変位，基礎水平変位の弾性変形は実際よりも過大に算出している．

図-2.20に，初降伏時の構造物天端の変位成分を示す．

図-2.20(a)の張出式ラーメン高架橋の結果に着目すると，ほぼ躯体変形成分のみ非線形化

することが分かる．これは，対象の張出式ラーメンが群杭形式の，比較的剛性や降伏耐力

が高い基礎を有していることに起因していると考えられる．構造物高さと初降伏時天端変

位に占める弾性変形量の割合には明確な関係は確認できないが，これは構造物高さが大き

くなると共に断面剛性も大きくなるためと考えられる．また，地盤種別が悪くなる程，基

礎回転変位，基礎水平変位の弾性変形量の割合が大きくなることが確認できる．

図-2.20(b)のゲルバー式ラーメン高架橋 (閉)の結果に着目すると，躯体変形成分だけで

はなく，地盤種別や構造物高さに応じて基礎回転変位，基礎水平変位成分も非線形化する

傾向が確認できる．これは，対象のゲルバー式ラーメンが 1柱 1杭形式であり，各成分の

降伏耐力が均衡しているためと考えられる．張出式ラーメンと同様に構造物高さと初降伏

時天端変位に占める弾性変形量の割合には明確な関係は確認できない．また，地盤種別が
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図- 2.20 初降伏時の構造物天端の変位成分

悪くなる程，基礎回転変位より基礎水平変位成分の非線形化が先行することが確認できる．

図-2.20(c)の橋脚の結果に着目すると，躯体変形成分よりも，基礎回転変位，基礎水平

変位成分の非線形化が先行する傾向が確認できる．これは，対象とした壁式橋脚躯体の剛

性や降伏耐力が，杭基礎や地盤より高いためと考えられる．ゲルバー式ラーメンと同様に

構造物高さと初降伏時天端変位に占める弾性変形量の割合には明確な関係は確認できない．

また，ゲルバー式ラーメンと同様に，地盤種別が悪くなる程，基礎回転変位より基礎水平

変位成分の非線形化が先行することが確認できる．

2.4.3 降伏振動数と弾性固有振動数の関係

2.4.3.1 プッシュオーバー解析結果による評価

本章では，降伏振動数と弾性固有振動数の相関として，それらの比 feq/ f0の評価を一つの

目的としている．2.4.2.1で検討したように，初降伏時の構造物天端の変位 δyを構成する躯体

変形，基礎回転変位，基礎水平変位の 3成分を，それぞれ δb，δr，δsとし，その弾性変形分

δ0をそれぞれ δb0，δr0，δs0とする．さらに，基準水平地盤反力係数 khrと微小変形時の水平

地盤反力係数 khの違いにより，基礎回転変位，基礎水平変位の弾性変形成分 δr0，δs0が大き

く影響を受けることを勘案し，kh/khrと線形の関係にあると仮定して，δr0，δs0をそれぞれ

δr0(kh/khr)−1，δs0(kh/khr)−1と記述する．ここで，図-2.1で示したように， feq = (khy/δy)0.5/2

と f0 = (khy/δ0)0.5/2の関係を用いると， feq/ f0は式 (2.2)により表現できる．
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図- 2.21 降伏振動数/弾性固有振動数の確率密度 (解析結果)

feq

f0
=

√
δb0 + (δr0 + δs0)(kh/khr)−1

δb + δr + δs
(2.2)

ここで，r1 = δb0/δb，r2 = (δs + δr )/δb，r3 = (δs0 + δr0)/(δs + δr )の無次元量を用いると，

式 (2.2)は式 (2.3)のように記述できる．

feq

f0
=

√
r1 + r2r3(kh/khr)−1

1+ r2
(2.3)

図-2.21に，プッシュオーバー解析結果により算出した降伏振動数 feq/弾性固有振動数 f0

の確率密度を示す．ここでは，

図-2.20で検討を行った各構造物を対象に式 (2.3)に基づき， feq/ f0の確率密度を算出し

た．r1，r2，r3はプッシュオーバー解析により得られた値を用い，ばらつきが大きい kh/khr

の分布は 3～10の範囲で 0.1刻みで近似した．図から， feq/ f0の平均値，変動係数は，それ

ぞれ，張出式ラーメンで 0.55，0.07，ゲルバー式ラーメンで 0.43，0.09，橋脚で 0.38，0.15

であった．これらの結果から，張出式ラーメン，ゲルバー式ラーメン，橋脚の順にばらつ

きが大きくなっており，地盤の影響が大きい構造物程， feq/ f0のばらつきが大きくなるこ

とが分かる．

2.4.3.2 常時微動測定結果による評価

図-2.22に，全対象構造物の降伏振動数 feqと弾性固有振動数 f0の関係を示す． feqはプッ

シュオーバー解析で得られた値を用い， f0は測定値とした．図には，2.4.3.1にてプッシュ

オーバー解析より得られた feq/ f0の 95%信頼区間も併せて示す．95%信頼区間は，張出式

ラーメンで 0.48～0.62，ゲルバー式ラーメン (閉)で 0.36～0.50，橋脚で 0.27～0.49となる．

図から，feqと f0は概ね線形関係にあり，構造形式毎にほぼ一定の値を示す傾向が確認でき

る．特に，張出式ラーメン，ゲルバー式ラーメンの場合には，プッシュオーバー解析より

得られた feq/ f0の 95%信頼区間と測定値のばらつきが一致していることが分かる．これら
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図- 2.22 降伏振動数と弾性固有振動数の関係

から，2.3.3で示した同定手法がラーメン高架橋に対して有効であることが確認できる．一

方，橋脚に対しては，測定結果と解析結果の平均値は概ね近い関係にあるが，測定結果のば

らつきが解析結果より大きいことが分かる．これは，実構造物の橋脚は，2.3.2で示したよ

うに隣接構造物との連成で固有振動数が大きく変化すること，2.3.3で示した同定手法が橋

脚に対しては十分な精度を有していないこと，2.4.2で示したように，実構造物とボーリン

グ試験結果の地盤条件の誤差により，大きく左右される構造物であること等が起因してい

ると考えられる．また， feq/ f0の平均値，変動係数は，それぞれ，張出式ラーメンで 0.55，

0.064，ゲルバー式ラーメン (閉)で 0.41，0.104，ゲルバー式ラーメン (開)で 0.49，0.08，橋

脚で 0.43，0.26となっており，ラーメン高架橋に対しては 2.4.3.1のプッシュオーバー解析

結果とほぼ同様の範囲にあることが確認できる．
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2.5 常時微動に基づく等価固有周期の推定法

これまでの検討から，常時微動測定に基づき降伏振動数 feqを推定する方法を提案する．

この方法では，まず，4.2.2で示した測定手法により構造物の常時微動を測定し，2.3.3で示

した同定手法により，構造物の弾性固有振動数 f0を推定する．この f0の測定値を式 (2.4)

により降伏振動数 feqを換算する． feqの逆数が等価固有周期 Teqとなる．なお，橋脚に対

しては，図-2.22で示したように明確な相関関係が得られなかったため，式中には記載して

いない．

feq =


0.55× feq (張出式ラーメン高架橋)

0.41× feq (ゲルバー式ラーメン高架橋 (閉))

0.49× feq (ゲルバー式ラーメン高架橋 (開))

(2.4)

図-2.23に，提案式の推定精度として，降伏振動数 feqの推定値と解析値を比較したもの

を示す．図から，誤差が概ね ±15%の範囲にあることが確認できる．誤差の平均値は，張

出式ラーメンで 6%，ゲルバー式ラーメン (閉)で 11%，ゲルバー式ラーメン (開)で 9%で

あった．これらから，ラーメン高架橋に対して，提案手法により概ね 10%程度の誤差で降

伏振動数を推定できることが確認された．

図-2.24に，線区 A～Eに対して，提案手法を適用した例を示す．図から，構造物高さが

大きいほど，地盤条件が悪くなるほど降伏振動数，弾性固有振動数共に大きくなることが

確認できる．また，降伏振動数の推定値と解析値はよく一致しており，線区単位に連続し

て常時微動測定を行うことで，列車走行に大きく影響する降伏振動数の急激な変化点も容

易に推定できる．

図-2.25に，上半らにより研究されている構造物診断用非接触振動測定システム 2.12)を，

張出式ラーメン高架橋に適用した結果を示す．図-2.25(a)に示すように，ラーメン高架橋の

柱上部をターゲットに水平振動を測定し，周波数領域における卓越振動数を弾性固有振動

数とした．図-2.25(b)に，非接触振動測定システムと 2.3.3で示した同定手法による弾性固
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有振動数の比較を示す．図から，両者が概ね一致しており非接触振動測定システムの適用

性が高いことが確認できる．本システムは，多点同期測定が可能であることから，本章の

提案手法と組み合わせて用いることで効率的な耐震診断が可能になると考えられる．
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2.6 結論

本章では，鉄道RCラーメン高架橋 130基とRC橋脚 86基の弾性固有振動数を常時微動

により測定し，それに基づき降伏振動数を推定する手法の提案を目的として検討を行った．

得られた結論は以下の通りである．

1) 高架橋群の固有振動数は，桁により前後に接続される隣接構造物との連成の影響で，

ラーメン高架橋で 0～+5%程度，橋脚で-20～+30%程度変化する．

2) 高架橋群の固有振動モードを，限られた測定点の振動モード形状を利用して同定する

手法を提案した．ラーメン高架橋は隣接構造物との連成が弱いことから，同定手法に

より概ね 5%以内の精度で固有振動数を推定できるが，橋脚は連成が強く振動モード

形状が複雑になることから，誤差が 0～+100%となる．

3) 高架橋の弾性固有振動数は，コンクリート強度や付加荷重と比較して水平地盤反力係

数に大きく影響を受ける．また，常時微動下における水平地盤反力係数は，設計値の

基準地盤反力係数の 3～10程度となる．

4) RCラーメン高架橋の弾性固有振動数と降伏振動数には明確な相関関係があり，降伏

振動数/弾性固有振動数の値は構造形式に応じてほぼ一定値となる．その平均値は，張

出式ラーメン高架橋，閉床式，開床式のゲルバー式ラーメン高架橋に対し，それぞれ

0.55，0.41，0.49である．この関係を利用した提案手法により 10%程度の誤差で，常

時微動測定から降伏振動数を推定できる．

5) RC橋脚に対しては，降伏振動数/弾性固有振動数に明確な関係は確認できず，本手法

による誤差が大きくなることから，隣接構造物との連成が固有振動数，振動モード形

状に及ぼす影響，および実構造物とボーリング試験結果の地盤条件の誤差の影響を考

慮した手法の開発が望まれる．
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表- 2.4 記号対応表（2章）
KR 鋼角ストッパによる等価回転ばねの剛性
kR 鋼角ストッパの剛性
LR 橋梁中心から鋼角ストッパまでの距離
α f 基礎の支持力係数
ρm 材料修正係数
f ′ck コンクリート強度
n ERAにおけるシステム字数
fi ERAにおける各固有振動モードの固有振動数
ξi ERAにおける各固有振動モードのモード減衰比
ϕi ERAにおける各固有振動モードのモード形状
ϕhs 仮定振動モード形状
f0 弾性固有振動数
h 構造物高さ
kh 水平地盤反力係数
khr 基準水平地盤反力係数
yｒ 基準杭頭変位
y 杭頭変位

Dp 杭径
D 構造物天端変位
khy 降伏震度
δy 初降伏時の構造物天端の変位
δb 初降伏時の構造物天端の変位に占める躯体変形成分
δr 初降伏時の構造物天端の変位に占める基礎回転成分
δs 初降伏時の構造物天端の変位に占める基礎水平変位成分
δ0 初降伏時の構造物天端の変位に占める弾性変形成分
δb0 初降伏時の構造物天端の変位に占める躯体変形の弾性変形成分
δr0 初降伏時の構造物天端の変位に占める基礎回転の弾性変形成分
δs0 初降伏時の構造物天端の変位に占める基礎水平変位の弾性変形成分
r1 δb0, δbに基づく無次元量
r2 δs, δr , δbに基づく無次元量
r3 δs0, δr0, δs, δr に基づく無次元量
Teq 等価固有周期
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第3章 地震時における鉄道車両と構造物間の動的相互
作用

3.1 はじめに

本章では，鉄道車両の振動系が，鉄道構造物の耐震設計に及ぼす影響について，数値解

析の観点から検討を行った．鉄道構造物等設計標準・同解説（耐震設計）3.1),3.2)では，地震

時における列車の活荷重の取り扱いにおいて，鉛直方向の列車荷重は，定員乗車（貨車の

場合は満載の 70%程度）の条件に基づき算出した重量を，列車の通過頻度に応じて設定す

る載荷線路数の位置に，等分布荷重として載荷するように規定している．さらに，線路直

角方向の列車慣性力には，鉄道車両には動的制振効果があること，車両と構造物とは必ず

しも同位相では応答しないことを想定して，列車重量の 30%を一律の上限値として設けて

いる．欧州基準 EUROCODE3.3)では，耐震設計における荷重の組み合わせにおいて，地震

時に考慮する活荷重の特性値を道路橋では 20%，鉄道橋では 30%に低減している (ただし，

欧州の列車荷重の特性値は極めて大きいため，特性値の 30%が定員乗車等の通常の使用状

態に相当する．)．耐震設計ではこの低減した特性値を基準に慣性力を求めており，特に上

限値は設けていない．このため，車両の動的影響を加味した値となっているわけではない．

国内の道路分野においては，地震時における自動車の活荷重に関する研究が多く行われ

ており，道路橋示方書 3.4)では，耐震設計において自動車の活荷重を考慮しなくて良いこ

ととしている．土木研究所 3.5),3.6)によると，橋脚を非線形と仮定した場合，活荷重を考慮

することにより，考慮しない場合と比較して橋脚基部の曲げモーメントは増加するが，そ

の差が 10%程度以内となり活荷重の影響が大きくないとしている．これは，対象とした構

造物の重量が比較的大きく，固有振動数も比較的高い範囲の検討であったためと考えられ

る．亀田ら 3.7)によると，橋梁と車両の固有周期の兼ね合いにより応答増幅効果，低減効

果が現れることを示しているが，用いた地震波が限定的で，比較的固有振動数が高い構造

物を対象範囲としている．川谷ら 3.8)によると，数値解析により，活荷重の存在により考

慮しない場合よりも構造物の応答が小さくなる可能性を示唆しているが，対象構造物が限

定的で，規模が小さい地震動を用いた線形範囲内の検討となっている．ネバダ大学におい

て，自動車と曲線合成桁の振動台実験 3.9)が行われており，同様の応答低減例を示してい

るが，構造物の固有振動数が比較的高く一般的な検討とは言い難い．また，これらの自動

車を対象としたいずれの研究においても，自動車モデルが線形であり，近年の設計地震動

のような大規模地震時に対する車両系の運動が充分に検証されているとは言い難い．

一方で，鉄道の耐震設計において静的解析法 3.2)で用いられている列車重量の 30%を列

車慣性力の上限値とする手法の根拠は十分示されておらず，動的解析における列車のモデ
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(a) 車両系の動的効果 (b) 列車の集中荷重効果

図- 3.1 地震時に列車が構造物に及ぼす効果のイメージ

ル化方法についても規定がされていない．加えて，近年大規模地震による被災や，これに

伴う耐震標準の改訂を受けて，構造物の設計における降伏震度は，全体として高められる

傾向にある．また，各鉄道事業者は，脱線・逸脱防止ガードの設置 3.10)等の地震時の走行

安全対策を進めており，大規模地震時には，車両/構造物間にはこれまで以上に大きな相互

作用力が発生することが予想される．特に，鉄道構造物は道路構造物と比較して，死荷重

に占める活荷重の割合が大きいことから，耐震設計における活荷重の設定が重要となるこ

とを考慮すると，鉄道車両が及ぼす地震時の作用のより合理的な考慮方法を今一度整理す

る必要がある 3.11)．

以上から，本章では，鉄道車両の動的影響を考慮した鉄道構造物の耐震設計法を提案す

ることを目的として，数値解析に基づき，3.3において鉄道車両が構造物の地震時応答の及

ぼす基本特性を解明し，3.4においてその影響を考慮した上で構造物の地震時応答の定量

化，一般化を行った．3.5において，鉄道車両が及ぼす影響を考慮した構造物の耐震設計法

を提案した．

3.2 数値解析による鉄道車両の動的影響の検討方法
3.2.1 検討項目

図-3.1に，車両系の動的効果および列車の集中荷重効果の概念を示す．本章では，車両系

の動的効果を，車両系を剛結付加質量とした場合を基準として，車両系の振動により構造

物の応答が変化する効果と定義し，これにより構造物応答が増加する効果を増幅効果，減

少する効果を制振効果と呼ぶ．一方，列車の集中荷重効果を，輪軸の位置に集中荷重とし

て作用する連行荷重により構造物が負担する重量が時々刻々と変化し，その結果，列車を

等分布荷重とした場合を基準として，構造物の応答が変化する効果と定義する．本章では，

車両の脱線前後の挙動を解析できる研究用プログラムとして，新幹線車両と構造物との動

的相互作用解析プログラム DIASTARSIII3.12),3.13)を用いて，列車通過時の地震時応答に大

きく影響を及ぼすこれらの効果を定量化した．
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十分長い剛梁要
素（走行位置）
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走行列車マルチボディー
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構造物質点

列車質点
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POSTRUN
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列車質点β%
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非線形バネ構造物の

非線形ばね

まくらぎ
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g0=8.8

kN/m
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2mm
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構造物質点
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構造物質点

巨大質量

構造物質点

(b) 詳細モデル

(c) 集中荷重詳細モデル

(a) 剛結モデル

(e) 実線区詳細モデル

(d) 実線区剛結モデル

図- 3.2 車両系，車輪/レール間の相互作用のモデル化概要

図-3.2に，車両系，車輪/レール間の相互作用のモデル化概要を，表–3.1に，本章におけ

る検討項目と解析ケースをそれぞれ示す．本章では，剛結モデル，詳細モデル，集中荷重

詳細モデル，実線区剛結モデル，実線区詳細モデルの 5通りのモデルを構築した．

図-3.2(a)は，評価の基本となる剛結モデルであり，列車重量を構造物に付加することで，
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表- 3.1 検討項目と解析ケース
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車両と構造物が剛結挙動するモデルとした．図中の巨大質量は，地震動による外力を作用

させる質点に，構造物の 1000倍の質量を付加したものである．

図-3.2(b)の詳細モデルでは，車両を 31自由度のマルチボディー，車輪/レール間の相互

作用を Hertzの接触ばね，クリープ力，フランジ力により詳細にモデル化した．このモデ

ルでは，車両の走行ラインを十分に長く設定し，車輪/レール間の相互作用力を構造物が常

に負担する．また，構造物質点とレールの間にバラスト軌道の変形を模した非線形ばねを

配置し，地震時にバラスト軌道が変形する影響も考慮できるモデルとした．3.3.2において，

詳細モデルと剛結モデルと比較することで，車両系の動的効果を把握する．

図-3.2(c)の集中荷重詳細モデルでは，車両系，車輪/レール間の相互作用のモデル化は詳

細モデルと同様であるが，列車が重量負担スパン Lwの着目構造物上を通過する時にのみ，

列車重量を着目構造物が負担する．3.3.3において，集中荷重詳細モデルと詳細モデルと比

較することで，列車の集中荷重効果を評価できる．

図-3.2(d)の実線区剛結モデルでは，モデル化した線区の構造物群に，構造物が重量を負

担するスパンに応じて，列車重量を剛結質点として付加したものである．

図-3.2(e)の実線区詳細モデルは，車両系，車輪/レール間の相互作用のモデル化は集中荷

重詳細モデルと同様となるが，不規則な振動特性を持つ構造物群上を列車が通過すること

から，車両に入力される加速度が一定の振動周期とはならない点が異なる．3.4において，

実線区詳細モデルと実線区剛結モデルを用いて，実線区における現象を検討した．

3.2.2 構造物の力学モデル

図-3.3(a)に，単体構造物の力学モデルを示す．鉄道構造物は一般的に標準設計による物

が多く，その動的挙動は 1自由度系モデルで表現できることが多い 3.1),3.2)．実務設計にお

いても，1自由度系に基づく非線形応答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．従って，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

度系でモデル化した．図-3.2で示した剛結モデル，詳細モデル，集中荷重モデルにおいて
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(構造物の1000倍)

図- 3.3 構造物の力学モデル

は，構造物はこの 1自由度系を用いてモデル化した．骨格曲線は，降伏震度 khy
∗，最大震度

khmax
∗，降伏振動数 feq

∗，構造物単位長さ重量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．減衰は，構造物の各モードに対して

5%のモード減衰比 ξ∗ として与えた．これらの変数において添字 ∗ を付加した変数は，列

車重量の 100%を付加して算出したものであることを意味している．wsは，構造物と車両

の単位長さ重量 (wt=17kN/m)の比 α(=ws/wt)が 1～20となるよう設定した．wsは 35kN/m

程度で旧式鋼橋に多いコンクリート床版を有さない開床式鋼橋相当，300kN/m程度で RC

ラーメン高架橋や PC橋等のコンクリート構造物相当となる．

図-3.3(b)に，対象とした実線区の構造物群の力学モデル例を示す．図-3.3で示した，実

線区剛結モデル，実線区詳細モデルにおいて本モデルを用いた．図には参考の構造物群を

示しているが，橋脚は 1本の非線形ばね，ラーメン高架橋はその前後両端に配置された 2

本の非線形ばねにより，その線路直角方向の水平応答をモデル化した．桁や高架橋の上部

工は十分に剛な梁要素でモデル化した．その他実線区に含まれるトンネル，盛土区間は剛

とし，入力地震波が直接軌道に伝達するモデルとした．
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図- 3.4 車両の力学モデル

3.2.3 車両系の力学モデル

図-3.4に，車両系の力学モデルを示す．車両の力学モデルとして，車体，台車枠，輪軸

の各構成要素を剛体と仮定し，これら剛体をばね，ダンパーで結合した三次元車両モデル

を用いた．1車両当たりの自由度は 31である．実車では，各構成要素間に著大な相対変位

を抑制するストッパが設けられている．これらを表現するため，ばねはバイリニア形の非

線形ばねとした．なお力学モデルの妥当性については，実物大車両模型を用いた検証実験

により既に確認されている 3.13),3.14)．車両諸元は近年の標準的な高速新幹線車両を参考に

設定しており，在来線車両や浮上式車両に関しては別途検討が必要となる．主な入力諸元

は，車両長 25m，車体質量 32t，台車枠質量 3t，輪軸質量 2t，1台車片側の空気ばね鉛直剛

性 K3 = 200kN/m，水平剛性 K2 = 200kN/m，空気ばね減衰定数鉛直C3 = 30kNs/m，水平

(左右動ダンパ)C2 = 20kNs/m，1軸片側の軸ばね剛性 Kwz = 1200kN/m，軸ダンパ減衰定

数Cwz = 40kNs/mである．車体/台車間の相対変位が左右ストッパの遊間 30mmを超えた

場合の水平剛性は 800kN/mとした．車輪/レール間の遊間は 5mmとした．

3.2.4 車輪/レール間の力学モデル

図-3.5に，車輪/レール間の力学モデルを示す．脱線前の車輪/レール間の相互作用力は，

両者の鉛直方向相対変位および水平方向相対変位を用いて算定した．具体的には，両者の

接触面の法線方向には Hertzの接触ばねを，接線方向には走行中の車輪/レール間の微小な

ころがりすべりに起因して発生するクリープ力をそれぞれ考慮した 3.12)．車輪フランジと

レールが接触した場合には，レールが軌道に拘束される回転剛性に相当するレール小返り

ばねを用いてフランジ接触力を評価した．接触点と接触角は，車輪およびレールの水平方

向相対変位と車輪およびレールの幾何学形状にもとづき定めた接触関数から求めた 3.13)．ま

た，車輪/レール間の接触減衰は考慮していない．近年，脱線対策が積極的に講じられてお
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図- 3.5 車輪/レール間の相互作用の力学モデル
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図- 3.6 入力地震波形例および弾性加速度応答スペクトル

り比較的地震時にも脱線しにくくなっているが，本章では列車が脱線せず相互作用を保持

したまま走行する条件 3.12)，と車輪が水平方向に 70mm移動した場合に脱線しスラブ面を

走行する条件 3.13),3.15)の両条件に対して検討を行った．

3.2.5 入力地震動

図-3.6に，入力地震動波形例を示す．入力地震動として，G0～7地盤用の設計地震動で

ある L1地震動，L2スペクトル 1地震動，L2スペクトル 2地震動 3.1)（以下，「L1，L2spe.1，
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図- 3.7 車両系の応答変位および周波数応答関数

L2spe.2」）の 24波，および新冠町，広尾で観測された十勝沖地震 3.16)（以下，「十勝沖 (新

冠)，十勝沖 (広尾)」）の 2波を採用した．十勝沖 (新冠)は低周波成分が多く，十勝沖 (広

尾)は高周波成分が多い特徴を持つ．

3.2.6 数値解析法

車両および構造物に関する運動方程式を連立して解くことにより，車両と構造物との動

的な連成解析を行った．効率的な数値解析を行うために，車両および構造物の運動方程式

をモーダル変換し，Newmarkの平均加速度法 (β = 1/4)により時間増分 ∆t単位に解いてい

く．ただし，運動方程式が非線形であることから，不釣合力が十分小さくなるまで ∆t内に

おいて反復計算を行った．この際，数値解析速度を向上させるために，時間増分 ∆t内にお

ける収束回数をモニターし，∆tの大きさをプログラム内で自動的に調整する手法を用いた．

解析に用いた ∆tは 10−5秒を標準とした．

3.3 数値解析による鉄道車両の動的影響の検討結果
3.3.1 車両系の動的応答特性

強い非線形性を有する車両系の周波数応答関数を評価するために，表-3.1に示すパラメー

タ範囲で，詳細モデルを用いて，5周期分の正弦波を入力とした動的応答解析を行った．こ

のモデルでは，構造物ばねの剛性を十分大きくして解析を行った．

図-3.7に，車体，台車，輪軸の最大応答変位（左縦軸）および車体の周波数応答関数（右

縦軸）を示す．ここで，車体の周波数応答関数は，得られた最大応答変位を静的変位で除

することで算出したもので，必ずしも定常応答とはなっていないが，本章では以降これを
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図- 3.8 車両系の応答変位の時刻歴波形の例

準周波数応答関数という．静的変位は，入力周波数が 0.1Hzの場合の応答変位で代替した．

図から，概ね 1Hz以下の領域で車体の周波数応答関数が 1以上となり，概ね 1Hz以上の領

域で車体の周波数応答関数が 1以下となることが分かる．また，入力最大加速度 A0に依存

して車両系の見かけ上の固有振動数が 0.57Hzから 0.76Hzへと高くなっていることが確認

できる．加えて，周波数応答関数の最大値も，1.46から 1.64へと増加しており，A0が大き

くなるほど車両系の応答が励起されやすくなっていることが確認できる．これらは，A0が

大きくなると，車輪フランジがほとんどの時間でレールと接触状態になること，車体/台車

間の左右ストッパが接触し，非線形ばねの剛性が高くなること等に起因すると考えられる．

図-3.8に，車体，台車，輪軸の応答変位および入力加速度の時刻歴波形の例を示す．図

から，入力周波数が 0.5Hzの場合は，車体，台車，輪軸が加速度入力に対してほぼ同位相

で応答しているのに対し，入力周波数が 2.0Hzの場合は位相遅れが発生しており，車体に

至ってはほぼ逆位相の応答となっていることが分かる．

以上から，車両の固有振動数付近である 1Hz程度以下の周波数領域では車両は同位相に

応答し，入力を増幅する一方，1Hz程度以上の周波数領域では位相遅れが発生し入力を抑

制する効果があることが分かった．

3.3.2 車両系の動的効果が構造物応答に及ぼす影響

3.3.2.1 線形振動理論による構造物の周波数応答関数

ここでは，車両系と構造物の応答をそれぞれ 1自由度の線形ばねとダッシュポットで表

現した線形振動理論により，車両系が構造物の応答に及ぼす動的効果について俯瞰する．2

自由度を有する振動系に対して，mvの質量を持つ車両の自由度にmvgejωt，msの質量を持

つ構造物の自由度にmsgejωt の調和外力がそれぞれ作用している場合の，構造物に着目し

た周波数応答関数は，動的応答 Xs(ω)と静的応答 Xs,st(= g/(2pπ fs)2)の比である式 (3.1)の
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図- 3.9 線形振動理論による構造物の周波数応答関数 (重量比α = 1)

ように表現できる．

Xs(ω)
Xs,st

=

2∑
r=1

1
2π fs

1/(ϕrvmv + ϕrsms)
(1+ 2 jξrω/ωr − (ω/ωr )2

(3.1)

ここで，gは重力加速度，fsは車両系剛結時の構造物の固有振動数，kr，ωr，ξr，ϕrv，ϕrs

はそれぞれ r 次のモード剛性，角固有振動数，モード減衰比，モードベクトルの車両系お

よび構造物の各自由度成分，ωは角振動数である．

図-3.9に，式 (3.1)による 2自由度系，および車両系を構造物に剛結した剛結モデル (1自

由度系)の周波数応答関数を示す．ここでは，3.3.1の結果を勘案して，車両系単体時の固有

振動数が fv = 0.7Hz，減衰比が ξv= 30%，および構造物の固有振動数が fs= 0.2，1.0，1.5，

2.0Hz，減衰比が ξv = 5%，さらに極端な例ではあるが，車両系の影響が明確に現れるよう

構造物/車両の重量比 α=1という条件とした．図中には，固有値解析により算出された 2自

由度系の固有振動数 f1， f2を併せて示す．なお，横軸は f = ω/2πの関係を用いて角振動

数を振動数に変換して示している．図から， fsが車両の固有振動数である 1.0Hzを大きく

下回る fs = 0.2Hzの場合には，剛結モデルと 2自由度系の周波数応答関数が概ね一致して

おり，車両系が構造物と剛結挙動していることが分かる．一方， fsが車両系の固有振動数

付近以上となる fs ≥ 0.8Hzの場合には，剛結モデルと 2自由度系の周波数応答関数の形状

が大きく異なっており，車両系の応答の影響で構造物の応答が変化する動的効果が確認で

きる．2自由系の周波数応答関数は剛結モデルと比較して f1， f2付近では上回る一方， f1，

f2の間の領域では下回っている．
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図- 3.10 非線形数値解析による構造物の準周波数応答関数 (重量比 α = 1, khy
∗ = 0.5)

以上から，構造物の固有振動数が車両系と近いもしくは大きい場合には車両系の動的効

果により構造物の応答が変化する一方，構造物の固有振動数が車両系より十分小さい場合

には動的効果はほとんど発揮されず，車両系は構造物と剛結挙動することが理論の観点か

ら明らかとなった．

3.3.2.2 詳細モデルによる構造物の周波数応答関数

3.3.2.1では，車両系と構造物の応答をそれぞれ 1自由度とした線形振動理論に基づいた

検討であったが，実際には，車両系はストッパ等の複数の非線形ばねにより構成される多

自由度であり，車輪/レール間には複雑な相互作用が働いている．さらに，地震時には構造

物は非線形挙動する．3.3.2.2では，これらの影響を加味した準周波数応答関数を 5周期分

の正弦波を入力とした動的応答解析により算出する．パラメータ範囲は表-3.1に示す通り

とし，車両系の影響が明確に現れるように，構造物/車両の重量比 α=1を基本とし，α=1～

20の範囲とした．

図-3.10に，非線形動的解析から得られた α=1，khy
∗=0.5の場合の，詳細モデルおよび剛

結モデルの構造物の準周波数応答関数 |Xs(ω)/Xs,st|を示す．準周波数応答関数は，動的応

答解析から得られた構造物の最大応答変位 Xsを静的変位 Xs,st(= A0/(2π feq
∗)2)で除するこ

とで算出した．図から，構造物の降伏振動数 feq
∗=0.5Hzの場合には，詳細モデルと剛結モ

デルで準周波数応答関数が概ね一致していることが分かる．一方， feq
∗=1.0，1.5，2.0Hz

の場合には，両者の間に大きな差が生じており，車両系の動的効果が現れていることが確
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図- 3.11 構造物の降伏震度が準周波数応答関数 (重量比 α = 1)

認できる．この傾向は 3.3.2.1の理論的な検討結果と同様の傾向であり，A0=50galの場合

は，図-3.10(a)～(d)の詳細モデルと，図-3.9(a)～(d)の理論による周波数応答関数が比較的

近い形状をしていることが分かる．一方，A0=200，400galの場合は，準周波数応答関数の

ピークが，構造物の塑性化に起因して鈍くなると共に，低周波側に移動している．さらに，

A0=50galの場合と比較して，車両系の動的効果による制振効果が小さくなり，逆に増幅効

果が大きくなっている．これは，図-3.7で示したように A0が大きい程，車体の準周波数応

答関数の絶対値が大きくなり，車両系の応答が励起され易くなることに起因すると考えら

れる．これらから，車両系の応答が励起される程度に依存して構造物の応答も変化すると

考えられる．

図-3.11に，構造物の降伏震度 khy
∗ が準周波数応答関数に及ぼす影響について，α=1，

A0=400galの例を示す．図から，khy
∗=0.3の場合，図-3.10(i)～(f) に示す khy

∗=0.5の場合

と比較して，特に低周波領域で詳細モデルと剛結モデルの差が非常に大きくなっており，詳

細モデルが剛結モデルを大きく上回っている．加えて，1～2Hz程度の領域で確認できる車

両系の動的効果による制振効果も小さくなっている．これらは，khy
∗が小さいほど構造物

の塑性化が進行しやすくなり，構造物の固有振動数が下がることで，構造物の応答を増幅

させる低周波成分が増えるためと考えられる．

図-3.11(e)～(h)に示す khy
∗=0.7の場合は，khy

∗=0.3の場合と逆の傾向となっており，構造

物の塑性化の程度も小さくなっており，詳細モデルの値が全体的に小さくなっている．

図-3.12に，構造物/車両の重量比 αが準周波数応答関数に及ぼす影響を示す．図から，重

量比 α=1の場合には，詳細モデルと剛結モデルの差が顕著となっているが，αが大きくな

るに従いその差は小さくなり，詳細モデルが剛結モデルに漸近していく傾向が確認できる．

図-3.13に，バラスト軌道が準周波数応答関数に及ぼす影響について，影響が比較的明

確に現れた A0=400gal， feq
∗=1.0，3.0Hzの例を示す．バラスト軌道の影響を表現するため，
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図- 3.14 脱線を考慮した準周波数応答関数 (重量比 α = 1, khy
∗ = 0.5)

図-3.2(b)に示す非線形ばねを組み込んだモデルを用いた．非線形ばねの降伏点は，新幹線軌

道工事標準示方書 (営業線)及び同解説 3.17)で示されている一般区間の必要最小値 8.8kN/m

とし，バイリニア型移動硬化則に従う特性とした 3.18)．この時，バラスト軌道の固有振動数は

列車重量を 100%考慮した状態で 8Hz程度となる．図から，比較的構造物が剛な feq
∗=3.0Hz

の場合にバラスト軌道の影響が現れている一方，一般的な構造物の振動特性 feq
∗=1.0Hzの場

合は，バラスト軌道が構造物の準周波数応答関数に及ぼす影響は小さいことが確認できる．

図-3.14に，車輪フランジの高さを 30mmとして脱線する現象を考慮した場合の構造物の

準周波数応答関数として，脱線したケースが比較的多かった A0=400galの結果を示す．図

から，図-3.10(i)～(j)に示す脱線を考慮しない場合とは異なり，車両の脱線の有無に関係な

く，構造物の準周波数応答関数はほとんど一致していることが確認できる．これは，構造物

の最大応答変位が発生した後に車両が脱線したケースがほとんどであったためと考えられ

る．この傾向は，入力波の継続時間や繰り返し数によっても変化すると予想されるが，設

計地震動などの地震波を入力した場合においては傾向は同じであった．
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図- 3.15 車両系の動的効果が構造物の地震時応答変位に及ぼす影響

3.3.2.3 車両系の動的効果が構造物の地震時応答に及ぼす影響

地震時の車両系の動的効果を評価するため，表-3.1に示すパラメータに基づき，剛結モ

デルと詳細モデルの地震時応答を比較した．

図-3.15に，車両系の動的効果が構造物の地震時応答に及ぼす影響として，詳細モデルお

よび剛結モデルに地震波を入力した場合の応答塑性率の比較を示す．応答塑性率は，最大

応答変位と降伏変位の比である．横軸の降伏振動数 feq
∗は，列車重量を 100%考慮した時

の振動数である．図から，詳細モデルの応答塑性率は剛結モデルと比較して， feq
∗ ≤ 0.5Hz

程度の領域で同等か大きく， feq
∗ ≥ 0.5Hz程度の領域で小さくなる傾向にあることが分か

る．特に，構造物/車両の重量比 αが小さい場合にこの傾向が顕著に現れており，α=1の場

合，実構造物の降伏振動数範囲である 0.5～2.0Hzに着目すると，応答塑性率は最大で-50

～+20%の間で変化することが確認できる．L1地震動のように構造物が弾性挙動する場合

には，制振効果が大きく現れる傾向にあるが，L2spe2地震動のように構造物が大きく塑性

化する場合には，制振効果が小さくなる傾向が確認できる．また，十勝沖 (広尾)地震動の

ように比較的構造物の塑性率が大きい場合でも，制振効果が顕著に現れる場合もある．こ

れらのように，制振効果の程度は，図-3.10, 3.11で示した構造物の周波数応答関数の違い

と入力地震動の周波数特性に依存して変化すると考えられる．例えば，図-3.10において，

feq
∗=0.5Hzの場合は，詳細モデルと剛結モデルで周波数応答関数の差が小さいため，入力

地震波の周波数特性に依存して応答塑性率に違いは生じないが， feq
∗ ≥ 0.5Hzの場合には

両者の周波数応答関数の違いが顕著となるため，地震波の周波数特性に依存して応答塑性

率が大きく変化する．

以上から，車両系の動的効果により構造物の地震時応答は変化し，その程度は地震動の

周波数特性，構造物の塑性化の程度，構造物の降伏振動数に依存する．構造物/車両の重量

比が 1の場合，応答塑性率は最大で-50～+20%の間で変化することが明かとなった．

3.3.3 列車の集中荷重効果が構造物応答に及ぼす影響

3.3.3においては列車の集中荷重効果を評価するため，表-3.1に示すパラメータに基づき，

図-3.2に示す剛結モデルと集中荷重詳細モデルを比較した．輪軸位置の影響を詳細に考慮
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図- 3.16 列車の集中荷重効果が地震時応答変位に及ぼす影響 (重量比 α = 1, khy
∗ = 0.5),

L2spe2(G3)

できるよう列車の走行開始位置を 200ケース変化させた．これにより，5両編成の列車の

輪軸が入力地震波の最大加速度時に橋梁上に網羅的に配置される．

図-3.16に，列車の集中荷重効果が構造物の地震時最大応答変位に及ぼす影響を示す．縦

軸は，輪軸位置に応じて構造物負担重量が変化し降伏変位が変化することから，無次元化

した塑性率ではなく応答変位とし，列車走行位置を 200ケース変化させた各ケースの時刻

歴の最大値とした．横軸は，地震波の最大加速度時の先頭輪軸位置を示している．重量負担

スパンは Lw=10，30，50mとした．図には，詳細モデル，列車重量を 0%もしくは 100%考

慮した場合の剛結モデルの最大応答変位も併せて示した．

図から，集中荷重詳細モデルの最大応答変位は，地震動の最大加速度時における輪軸位

置に依存して大きく変化していることが確認できる．図には着目構造物の位置を併せて示

しているが，特に Lw=10，30mの場合に，地震動の最大加速度時に，連結器を挟む 4輪軸

が着目構造物上に配置されるケースにおいて，集中荷重詳細モデルの最大応答変位が，詳

細モデルと比較して最大で+20～+100%程度大きくなっている．一方，最大加速度時に輪

軸が着目構造物上に配置されないケースでは，集中荷重詳細モデルと列車重量 0%の剛結

モデルの結果が一致しており，詳細モデルと比較して最大で-70%程度となっている．加え

て，Lw=10，30mの場合には，列車速度が速くなるほど，集中荷重詳細モデルの最大値が

詳細モデルの結果に近づく傾向が確認できる．これは，列車速度が 10km/hの場合には最大
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加速度時付近において，着目構造物上を連結器を挟む 4輪軸が 1セットのみ通過する一方，

列車速度が早くなるにつれて，連結器を挟む 4輪軸が通過するセット数が増え，着目構造

物が負担する重量が平均化されるためと考えられる．Lw=50mの場合には，着目構造物が

負担する列車重量が等分布に近くなることから，列車の集中荷重効果が小さくなり，集中

荷重詳細モデルの最大値が詳細モデルの結果に近づく傾向が確認できる．

以上から，非常に稀なケースではあるが，地震動の最大加速度時に，連結器を挟む 4輪

軸が着目構造物上に配置される場合には，列車重量を等分布で相当するよりも，構造物の

地震時応答は大きくなることが明らかとなった．この程度は，重量負担スパン，列車速度

がそれぞれ小さいほど顕著となり，構造物/車両の重量比が 1の場合，応答変位は最大で-70

～ +100%程度の間で変化する．

3.3.4 列車通過時の実線区モデルの地震時応答

実線区においては，振動系が異なる構造物が不規則に配置されることから，構造物が均

一である詳細モデルとは異なり，車両系の応答に強い非定常性が発生することが予想され

る．3.3.4においては，実線区モデルを用いて，車両系の動的効果や集中荷重効果の程度や，

列車走行位置の確率を考慮した構造物の応答の評価を行う．列車は，列車速度 V=260km/h

の 8両編成 (全長 200m)の列車を用い，集中荷重効果の影響を詳細に考慮できるよう走行

開始位置を 2m毎の 1129ケース変化させた．なお，対象線区の構造物はコンクリート構造

物であることから，構造物/車両の重量比 αは概ね 10以上となるが，列車重量の影響が明

確に現れるよう α=1の場合の結果に主に着目した．

図-3.17(a)に，設計図書から得られた実線区モデルの構造諸元を示す．本章で対象とした

実線区は，1線区の中に橋梁，桁式高架橋，調整桁式ラーメン高架橋，トンネル，盛土等

を含む 3km程度の延長である．地盤種はG2～3，構造物高さ hは 4～16m程度，等価固有

周期の逆数である降伏振動数 feqは 0.7～2.0Hz程度，降伏震度 khyは 0.2～0.7程度である．

hが小さくなる程， feq，khyは共に大きくなる傾向が確認できる．また，トンネル坑口付近

には，構造物高さが小さい壁式橋脚が設置されることが多いことから， feq，khyが急激に変

化する箇所が多い．上記実線区において，実際の構造物の振動特性を調査するために，別

途行った常時微動測定に基づき得られた降伏振動数も，図に併せて示す．この降伏振動数

は，文献 3.19)の手法に基づき，常時微動波形と ERA3.20)により同定した各構造物の弾性固

有振動数 fsに，一律 0.4を乗じて算出した．図中の測定結果から，実際の構造物において

も降伏振動数が不規則に変動しているが，この傾向は設計値と測定値で概ね一致している

ことが確認できる．

図-3.17(b)に，図-3.17(a)中に示す着目構造物 (R1，P1，P2)の，各走行ケースの無次元化

応答を示す．縦軸の無次元化応答は，実線区剛結モデルにおいて列車重量を 0%，100%考

慮した時の応答をそれぞれ 0，1として，実線区詳細モデルの各ケースの最大応答塑性率を
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図- 3.17 実線区モデルを用いた検討結果

線形に基準化したものである．横軸は，地震波の最大加速度時の先頭車軸位置を示してい

る．図から，各着目構造物が存在する距離程の前後 150m程度の位置を，タイミングよく

列車が通過した際に応答が大きくなっていることが分かる．一方，地震波の最大加速度を

示す時間帯に，列車が他の構造物上を走行するケースでは，当然ながら無次元化応答は 0

となっており列車重量を考慮しない結果と等しくなっている．

図-3.17(c)に，線区単位の無次元化応答の発生確率を示す．左軸は，図-3.17(a)に示す 55
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基の全構造物を対象に 1129ケースの全走行ケースで得られた無次元化応答 62095サンプ

ルの発生頻度を示している．右縦軸は，その累積密度である．国内都市部の密な運行ダイ

ヤを想定し，3分間隔で全長 300mの列車が 50km/hで運行している状況を仮定すると，延

長に対して 10%の割合で列車が存在している．一方，本解析においては，2258mの走行開

始位置範囲に 200mの列車が 1編成であり，延長に対して概ね 10%の割合で列車が存在し

ていることから，本解析結果は都市部の密な運行ダイヤ相当となる．

図から，L1地震動の場合は，無次元化応答が-0.5～1.5の範囲に分布しており，5%程度

の確率で無次元化応答が負の値となり制振効果が充分に得られてることが分かる．80%程

度の確率で無次元化応答が 0となり地震時に列車が通過していないことが分かる．残りの

15%程度が地震動の最大加速度時付近で着目構造物が列車重量を負担する確率となるが，無

次元化応答が 0.09の時に累積発生率が 95%に達しており，列車重量を 10%程度考慮してお

けば 95%以上の確率で L1地震時において安全側の評価となることが分かる．一方，L2spe2

地震動の場合は，無次元化応答が負となるのは 1%程度，0となるのが 88%，無次元化応答

が正となるのは残りの 11%程度となる．地震動の最大加速度時付近で着目構造物が列車重

量を負担する場合には，車両系の動的効果と図-3.16で述べた集中荷重効果の連成により，

無次元化応答が 1以上となるケースも多く確認できる．無次元化応答が 0.27の時に累積発

生率が 95%に達していることから，列車重量を 30%程度考慮しておけば L2地震時におい

て 95%以上の確率で安全側の評価となることが分かる．

図-3.17(d)に，線区全体の最大応答塑性率を示す．応答塑性率は，各構造物について全走

行ケースの最大応答とした．図から，α=1の場合には，実線区詳細モデルと実線区剛結モ

デルの応答塑性率に大きな差が確認できる．L1(G3)地震動の場合は，詳細モデルが列車重

量 0%の剛結モデルと列車重量 100%の剛結モデルの間の値を示す構造物が多く，図-3.15で

示したような制振効果が発揮されていることが分かる．一方，L2spe2(G3)地震動の場合は，

詳細モデルが列車重量 100%の剛結モデルの応答塑性率を大きく上回る構造物が散見され，

特に，Lwが小さい箇所において列車重量 100%の剛結モデルの+100～+200%の応答塑性率

を示す構造物が確認できる．これは，図-3.15で示したように，L2spe2(G3)地震動の場合は

得られる制振効果が小さいこと，加えて図-3.16で示したように，Lwが小さい場合には集

中荷重効果により応答が大きく増幅されることが原因と考えられる．α=10の場合は，これ

までの検討と同様に，モデル間による大きな違いは確認できない．

以上から，実線区構造物を模した数値解析においても，車両系の動的効果，集中荷重効

果の連成により，列車重量の 100%を考慮する以上の応答が発生することが確認された．ま

た，L1地震時には列車重量の 15%程度，L2地震時には列車重量の 80%程度を考慮してお

くことで 95%の確率で安全側の評価となることが明らかとなった．なお，紙面の都合上割

愛するが，同様の検討を他の実線区 20km程度に対して行なっており，本章と同様の傾向

となることを確認している．
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3.4 検討結果の一般化

3.3で述べたように，構造物の重量が小さい場合には，車両系の動的効果および列車の集

中荷重効果に依存して，列車通過時の構造物の地震時応答は大きく変化する．3.4では，こ

れらの効果を一般化し，列車通過時の構造物の地震時応答の評価する．

3.4.1 車両系の動的効果の等価重量率 βeq,V

3.4.1.1 βeq,Vの算出

車両系の動的効果を列車重量の増減により評価する方法について検討する．具体的には，

車両系の動的効果と等価となる列車重量の割合 βeq,Vを定義して検討に用いる．これは，実

務設計において，車両系の動的効果を考慮して構造物の応答を評価することを想定した場

合，図-3.2で示したような詳細モデルを用いるのは煩雑となるためである．従来実務設計

で用いられてきた非線形応答スペクトル法 3.1),3.2)のように，構造物の応答を 1自由度系で

評価できれば簡便である．非線形応答スペクトルでは，構造物の履歴則と入力波形を仮定

した場合，応答塑性率 µr は降伏震度 khy，降伏振動数 feq，減衰比ξをパラメータとした関

数 Fnspから得ることができることから，式 (3.2)のように記述できる．

µr = Fnsp(khy, feq, ξ) (3.2)

1自由度系の地震時応答に対して，車両系の動的効果を考慮することを想定した場合，動

的効果と等価となるように減衰を変化させて構造物の応答を増減させる方法も考えられる

が，列車重量の 30%のみを考慮する従来の方法から逸脱しないことを勘案し，列車重量の

増減により変化する構造物の応答について考察する．

式 (3.3)の運動方程式に示すような，質量m，減衰定数 c，初期剛性 k，初降伏点 Fyの非

線形ばね F(x)を有する 1自由度系に ag(t)の地震動が入力された場合の系の応答 xを考え

る．この系の初期剛性に対する固有角振動数 ωは
√

k/m，モード減衰比 ξは c/(2
√

mk)と

記述できる．

Mẍ(t) +Cẋ+ F(x) = mag(t) (3.3)

ここで，式 (3.3)の運動方程式において，c，Fを一定とし質量mのみを γmのように変化

させた系の応答 xは，mを一定とし，Fyを γ−1Fy，cを γ−1cのように変化させた系の応答と

等しくなる．つまり，質量mを γmのように変化させた系においては，降伏点 F′y = γ
−1Fy，

固有角振動数 ω′ = γ−0.5ω，モード減衰比 ξ′ = γ−0.5ξとなることから，応答塑性率 µ′r は式

(3.4)のように記述できる．

µr = Fnsp(γ
−1khy, γ

−0.5 feq, γ
−0.5ξ) (3.4)
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図- 3.18 脱線を考慮した準周波数応答関数 βeq,v (重量比 α = 1, khy
∗ = 0.5)

ここで，γを変化後重量/変化前重量とすると，γは構造物の単位長さ重量ws，車両の単

位長さ重量wt，重量負担スパン Lw，列車重量の考慮率の変化後の値 βeq，列車重量の考慮

率の変化前の値 β0，および ws = αwtの関係を用いて，式 (3.5)のように記述できる．本章

では列車重量の 100%の条件で β0 = 1として算出される khy
∗， feq

∗，ξ∗を基準とし，以下議

論を進める．

γ =
wsLw + βeqwtLw

wsLw + β0wtLw
=
α + βeq

α + β0
(3.5)

式 (3.4)，式 (3.5)より，列車重量の考慮率のみ変化させることは，降伏震度，降伏振動

数，減衰比を変化させることと等価となることが確認できる．

図-3.18に，車両系の動的効果の等価重量率 βeq,Vを示す．βeq,Vは，詳細モデルと剛結モ

デルの応答塑性率が等しくなる場合の βeqとして，地震動，降伏振動数，降伏震度毎に，式
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図- 3.19 降伏震度 khy
∗が等価重量率 βeq,vに及ぼす影響

(3.4)，式 (3.5)に基づき逆解析的に算出した．図から，設計地震動の比較的表層地盤が固い

G0～3地盤の場合に着目すると，L1地震動，L2spe1地震動の場合は， feq
∗ ≥ 1Hzの領域

で，βeq,V は比較的小さく概ね 0.3以下の値を示している．一方，L2spe2地震動の場合は，

βeq,Vが 0.5以上の比較的大きい値を示すケースが多い．比較的表層地盤が軟弱なG4～7地

盤の場合に着目すると，G0～3地盤と比較して，低周波成分が多く制振効果が得られにく

いことから，βeq,Vの値が全体的に 0.1～0.5程度上昇している．また， feq
∗ ≤ 0.5Hzの領域

ではほとんどのケースで βeq,V ≥ 1となっており，車両系の動的効果により構造物の応答が

増幅される領域であることが分かる．実地震動の結果に着目すると，高周波成分の多い十

勝沖 (広尾)地震動の場合は， feq
∗ ≥ 1Hzの領域で充分な制振効果が得られ，概ね βeq,V=0

を示している．一方，低周波成分の多い十勝沖 (新冠)地震の場合は，制振効果が小さくな

り，概ね βeq,V=0.5程度を示している．また， feq
∗ ≤ 0.5Hzの領域では設計地震動と同様に

βeq,V ≥ 1となるケースが確認できる．図-3.18においては，この等価重量率 βeq,Vは，構造

物/車両の重量比 α=1の場合の結果であるが，αに依存せず概ね一定値を示すことを別途確

認している．

図-3.19に，降伏震度 khy
∗ が車両系の動的効果の等価重量率 βeq,V に及ぼす影響として，

L2spe1(G3)，L2spe2(G3)地震動の結果を示す．図から，khy
∗ が小さいほど βeq,V が大きく

なっており，制振効果が発揮されにくくなることが確認できる．これは，図-3.11で述べた

ように，khy
∗が小さいほど構造物の塑性化が進行しやすくなり，構造物が長周期化するた

めである．

3.4.1.2 βeq,Vの一般化

3.4.1.1において車両系の動的効果の等価重量率 βeq,V を算出したが，βeq,V は降伏振動数

や降伏震度，地震動の周波数特性に依存して 0～2程度の間で大きく変化することが分かっ

た．設計において，構造物の地震時応答を過少に評価しないためには，極端に高周波成分

が多い地震波でなければ，βeq,V を大きめに設定するほうが安全側の評価となる．例えば，

feq
∗ ≤ 0.5Hzで βeq,V=2， feq

∗ ≥ 0.5Hzで βeq,V=1程度を設定しておけば，構造物の地震時応

答を過少評価することはほとんどない．しかし，実際には図-3.18から分かるように，L2spe2
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図- 3.20 車両系の動的効果の等価重量率 βeq,Vの一般化の概念図

地震時の場合でも βeq,V=0.5程度となるケースもあり過大な設計を招きかねない．

図-3.20に，車両系の動的効果の等価重量率 βeq,Vの一般化の概念図を示す．この βeq,Vは，

構造物の固有振動数 feq
∗，制振効果発揮率 ηをパラメータとした式 (3.6)により算出される．

βeq =

 −2 feq
∗ + 2 (0.1 ≤ feq

∗ ≤ 0.5η + 0.5)

1− η (0.5η + 0.5 ≤ feq
∗ ≤ 3)

(3.6)

ここで，ηは式 (3.7)により算出され．地盤の固有振動数 fgに依存する指標 Igと無次元

弾性応答加速度 Ipをパラメータとしている．

η =


Ig (0.1 ≤ Ip ≤ 1)

Ig(1.5− 0.5Ip) (1 ≤ Ip ≤ 4)

0 (4 ≤ Ip)

(3.7)

ここで，Igは fg ≥ 2,Hzの場合 Ig=1， fg ≤ 2Hzの場合 Ig=0.5とした．これは，図-3.18で

示したように低周波成分が多い地震動の場合，制振効果が得られにくいためである．構造

物の塑性化の程度を表す無次元弾性応答加速度 Ipは，地震波の弾性応答加速度 Ar と，降

伏震度 khy
∗を用いて，Ip = Ar /khy

∗ gとした．Ar は振動数を feq
∗としたときの値である．

3.4.1.3 βeq,Vの妥当性

図-3.21に，一般化した車両系の動的効果の等価重量率 βeq,Vを示す．図から，図-3.18の

数値解析より算出した詳細モデルの結果と概ね一致していることが確認できる．

図-3.22に，一般化した車両系の動的効果の等価重量率 βeq,V の妥当性として，一般化し

た等価重量率 βeq,Vに基づき，式 (3.4)，式 (3.6)により推定した応答塑性率と，詳細モデル

による応答塑性率の比較を示す．図から，降伏振動数や降伏震度，地震動に関わらず，推

定手法は詳細モデルの応答を概ね再現できていることが分かる．特に，十勝沖 (新冠)や十

勝沖 (広尾)地震動のような極端な周波数特性を持つ観測地震波においても，3.4.1.1で述べ
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図- 3.21 一般化した車両系の動的効果の等価重量率 βeq,V (khy
∗=0.5)

たような特徴を再現できており，本手法の妥当性が確認できる．

3.4.2 集中荷重効果の等価重量率 βeq,C

3.4.2.1 βeq,Cの算出

3.3.3で先述したように，集中荷重詳細モデルの最大応答変位は，地震波の最大加速度時

における輪軸位置に依存して大きく変化する．これは，時々刻々と輪軸位置が変化するこ

とにより，構造物が負担する列車重量が変化し，振動系が変化しているためである．ここ

では，構造物が負担する列車重量の履歴を理論的に算出する．

図-3.23に，移動集中荷重による構造物負担重量の影響線を示す．鉄道構造物には，張出

式や背割れ式のラーメン高架橋のように鉛直荷重を前後に連続する構造物が分担しないタ

イプ（以下，「非分担式」）と，桁式高架橋のように鉛直荷重を前後に連続する構造物が分
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図- 3.22 一般化した βeq,Vの妥当性 (重量比 α=1)

(b) 分担式(a) 非分担式
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図- 3.23 単移動集中荷重による構造物負担重量の影響線

担するタイプ（以下，「分担式」）がある．実際の列車荷重は複数の移動集中荷重から成る

連行荷重であることから，連行荷重による構造物負担重量Wvu(x)は通過中の列車の先頭輪

軸の位置 xの関数として，分担式，非分担式それぞれに対して式 (3.8)，式 (3.9)のように

記述できる．



3.4. 検討結果の一般化 73

0

0.5

1.0

1.5

2.0

0 50 100 150 200
先頭輪軸の位置(m)

W
v
c
(x

) 
/ 

W
v
u

Lw=10m
Lw=30m
Lw=50m

0

0.5

1.0

1.5

2.0

0 50 100 150 200
先頭輪軸の位置(m)

W
v
c
(x

) 
/ 

W
v
u

(b) 分担式(a) 非分担式

図- 3.24 連行荷重/等分布荷重の構造物負担重量比

Wvc(x) =
nw∑
k=1

4∑
i=1

PkiU(x− vτki) − U(x− L0 − vτki) (3.8)

Wvc(x) =
nw∑
k=1

4∑
i=1

Pki{
2x

L1 + L2
U(x− vτki) − U(x− (L1 + L2) − vτki)

− 2(x− vτki − L1)
L2

U(x− vτki − L1) − U(x− (L1 + L2) − vτki)}
(3.9)

τk1 = {(k− 1)Lv}/v

τk2 = {(k− 1)Lv + a}/v

τk3 = {(k− 1)Lv + a+ b}/v

τk4 = {(k− 1)Lv + 2a+ b}/v

(3.10)

ここで，Uは単位ステップ関数，vは列車速度，τkiは式 (3.10)に示す各車軸荷重の入力

開始時間，L0，L1，L2は重量負担スパン，nwは車両数，Lvは車両長，aは軸距，bは台車

間隔である．

図-3.24に，式 (3.8)，式 (3.9)から算出したWvu(x)と，列車重量を等分布荷重と仮定した

場合の構造物負担重量Wvuの比であるWvu(x)/Wvuを示す．WvuはwtLにより算出した．こ

こでは，nw=5，Lv=25m，a=2.5m，b=17.5m，L1= L2を仮定している．図から，3.3.3の集

中荷重詳細モデルの解析結果と同様に，重量負担スパン Lwが短い場合には，輪軸が重量負

担スパン中央に配置される際にWvu(x)/Wvuが大きく 1を超えていることが確認できる．

図-3.25に，βeq,Cと重量負担スパン Lwの関係を示す．βeq,CはWvu(x)/Wvuの最大値とし

て算出した．以下，βeq,Cを集中荷重効果の等価重量率と呼ぶ．Lw = L0 = L1 = L2として

いる．図から，列車重量を等分布で考慮した場合と比較して，Lwが短いほど構造物の負担

重量は大きくなることが分かる．Lw=10mの場合には，等分布荷重の 2倍程度の列車重量

を構造物が負担することが確認できる．一方，Lwが長い場合にはその影響が小さくなり

Wvu(x)/Wvuの値は 1に漸近している．図-3.17の実線区モデル解析結果おいて Lwが小さく，
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図- 3.25 連行荷重/等分布荷重の構造物負担重量比の最大値
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図- 3.26 一般化した列車通過時の構造物の最大応答変位の妥当性

構造物重量が軽い α = 1の場合に，剛結モデルと比較して，応答塑性率が著大となってい

るケースが散見されるのはこの集中荷重効果が顕著に現れたためである．

3.4.2.2 βeq,Cの妥当性

図-3.26に，図-3.16で示した最大応答変位，および式 (3.4)，式 (3.8)により一般化した

列車通過時の構造物の最大応答変位を示す．式 (3.4)の γは βeq = βeq,V ×Wvu(x)/Wvとした

式 (3.5)により算出した．βeq,V は，図-3.18の feq
∗ = 2Hz，L2spe2(G3)の結果に基づき 0.7

とし，Wvu(x)/Wvは式 (3.8)に基づき算出した．図から，βeq,V，Wvu(x)/Wvを同時に考慮し

た推定法と数値解析による応答が概ね一致しており，列車通過時の構造物の応答を推定す

る手法の妥当性が確認できる．一部，Lw = 10mで最大応答を示す列車走行位置の場合の
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振動系の列車

図- 3.27 等価重量法の概念

解析ケースにおいて，解析結果が推定値を上回っていることが確認できる．これは，本検

討では図-3.18に基づき βeq,V = 0.7で一定値としたが，実際には列車の走行位置に応じて，

Wvu(x)/Wvが 0～1.9程度の間で変化することで， feq
∗が 1.4～2.4程度の間で変化し，その

結果 βeq,V が 0.7～0.9程度の間で変化するためと考えられる．以上から，集中荷重効果は，

列車荷重を複数の移動集中荷重で考慮することで概ね評価できる．また，列車通過時の構

造物の地震時応答変位は，車両系の動的効果と集中荷重効果を同時に考慮することで評価

できる．

3.5 鉄道車両の動的影響を考慮した耐震設計法の提案
3.5.1 等価重量法（動的解析による方法の場合）

本章では，これまでの検討結果を踏まえ，車両系の動的効果を設計において簡易に評価

するための列車重量のモデル化方法として，等価重量法を提案する．

図-3.27に，等価重量法の概念を示す．等価重量法では，車両系の影響で現れる車両系の

動的効果は，それらと等価となる列車重量の等価重量率 βeq(= βeq,C × βeq,C )により考慮す

る．なお，3.3.3，3.3.4，3.4.2で検討したように，列車の集中荷重効果により特に重量負担

スパンが短い場合には，列車通過時の地震時応答は大きく変化することが明らかになって

いるが，この効果は考慮せず，βeq,C=1つまり列車重量は等分布でモデル化してよいことと

した．これは，列車の通過する頻度や，地震により大きな加速度が入力されるタイミング

と列車の輪軸が通過するタイミングが完全に合致する確率を考慮した場合，図-3.17で示し

たように，車両系の動的効果を考慮した場合の応答以上となる確率は非常に小さくなると

考えてのことである．実際の現象としては，地震と列車通過のタイミングが合致した場合

には構造物の応答が大きくなる可能性が 0ではないことに留意する必要がある．

図-3.28に，動的解析における列車重量の簡易モデル化手法として提案する，等価重量法

に基づく列車重量の設定フローを示す．耐震標準 3.2)では，地震動に対する構造物の応答

値を算定する場合，動的解析法と静的解析法を規定している．いずれの場合でも，一般的

にはフレームモデルにより高架橋等の構造物をモデル化し，プッシュオーバー解析等によ
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図- 3.28 等価重量法に基づく列車重量の設定フロー概念

り構造物の破壊形態を事前に確認する．等価重量法は，列車単位長さ重量wtに βeqを乗じ

た列車重量をフレームモデルの桁や上層梁の位置に剛結されることで列車の影響を考慮す

るもので，車両系や車両/構造物間の相互作用を詳細にモデル化することなく，構造物の地

震時応答を算定するものである．図に示すように，列車重量をモデル化する初期のステッ

プでは，降伏振動数 feq，降伏震度 khyの情報は得られていないことから，構造諸元から概

算値を推定し，式 (3.6)もしくは実務設計用に提供される数表に基づき βeq,V0 を仮定する．

この値に基づきプッシュオーバー解析を行い，得られた feq，khyを基に算出した βeq,V1 と

βeq,V0 を比較する．βeq,V1 ≥ βeq,V0 となる場合，もしくはより詳細に βeq,V0 を設定する場合

には，再度フローを戻り βeq,V0 に βeq,V1 を代入しプッシュオーバー解析し直すこととなる．

βeq,V0 ≥ βeq,V1となる場合，βeq,V0を最終的な等価重量率 βeqとして採用することとなる．な

お，長大橋等地震時に複数の振動モードが卓越し，プッシュオーバー解析を行わないよう

な構造物に対しては，動的応答解析結果から，応答変位の波形処理から卓越振動数 fdを抽

出し feqとして代用して良いこととした．khyは，応答加速度の最大値 Adを算出し，Ad/g

で代用して良いこととした．

3.5.2 等価慣性力法（静的解析による方法の場合）

3.1で述べたように，従来，静的解析による手法では列車慣性力は，列車重量の 30%を震

度に関係ない一定値として作用させる方法が採用されてきた．ここでは，列車荷重に考慮

する震度の上限値 kVと，3.5.1の動的解析の等価重量率 βeqが概ね同等の評価を与える等価
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図- 3.29 等価慣性力法に基づく列車慣性力の設定フロー概念

慣性力法を提案する．

図-3.29に，静的解析における列車慣性力の簡易モデル化手法として提案する，等価慣性

力法に基づく列車慣性力の設定フローを示す．図に示すように，列車荷重に考慮する震度

の仮定した値 kV0に基づきプッシュオーバー解析を行い，プッシュオーバー解析により得

られた feq，khyを基に βeq,Vを算出する．降伏震度 khyに相当する慣性力が作用している場

合に，3.5.1の等価重量法以上の慣性力となる条件 βeq,Vkhy ≤ kV0を満たす場合には，kV0を

列車荷重に考慮する震度の上限値 kVとして採用してよい．

3.6 まとめ

本章では，鉄道車両の動的影響を考慮した鉄道構造物の耐震設計法を提案することを目

的に検討を行い，以下の結論を得た．

1) 車両系の動的効果により，構造物の地震時応答は変化し，その程度は地震動の周波数

特性，構造物の塑性化の程度，構造物の降伏振動数に依存する．構造物/車両の重量

比が 1の場合，応答塑性率は最大で-50～ +20%の間で変化する．

2) 列車の集中荷重効果により，非常に稀なケースではあるが，地震動の最大加速度時

に，連結器を挟む 4輪軸が着目構造物上に配置される場合には，列車重量を等分布で

相当するよりも，構造物の地震時応答は大きくなる．この程度は，重量負担スパン，

列車速度がそれぞれ小さいほど顕著となり，構造物/車両の重量比が 1の場合，応答

変位は最大で-70～ +100%程度の間で変化する．

3) 実線区構造物を模した数値解析においても，車両系の動的効果，集中荷重効果の連

成により，列車重量の 100%を考慮する以上の応答が発生することが確認された．ま
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た，L1地震時には列車重量の 10%程度，L2地震時には列車重量の 30%程度を考慮

しておくことで 95%の確率で安全側の評価となる．

4) 耐震性能評価における列車重量の簡易モデル化手法として，動的解析の場合には，車

両系の動的効果を等価重量率を用いて評価する等価重量法を，静的解析の場合には等

価慣性力法を提案した．これにより，鉄道車両の動的影響を精緻かつ簡易に考慮した

列車のモデル化が可能となった．
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表- 3.2 記号対応表（3章）
v 列車走行速度
Lv 車両長さ
Lb 台車長さ
Lw 車軸間隔
khy 構造物の降伏震度

khmax 構造物の最大震度
feq 構造物の降伏振動数
ξ 構造物のモード減衰比

khy
∗ 列車質量を 100%考慮した場合の構造物の降伏震度

khmax
∗ 列車質量を 100%考慮した場合の構造物の最大震度

feq
∗ 列車質量を 100%考慮した場合の構造物の降伏振動数
ξ∗ 列車質量を 100%考慮した場合の構造物のモード減衰比
ws 構造物の単位長さ重量
wt 列車の単位長さ重量
α 構造物と車両の単位長さ重量の比 (=ws/wt)
∆t 数値積分時の時間増分
A0 正弦波の最大入力加速度
g 重力加速度

ms 線形振動理論で考慮する構造物の質量
fs 線形振動理論で考慮する構造物の固有振動数
kr r 次モード剛性
ωr r 次角固有振動数
ζr r 次モード減衰比
ϕrs r 次モードベクトルの構造物系の自由度の成分
ϕrv r 次モードベクトルの車両系の自由度の成分
ω 角振動数
h 構造物高さ
µr 構造物の応答塑性率

Fnsp 非線形応答スペクトルにより応答塑性率を求める関数
Fy 構造物の降伏耐力
η 車両系の動的効果による制振効果発揮率
Ig 地盤の固有振動数に依存する指標
fg 地盤の固有振動数
Ip 構造物の塑性化の程度を表す無次元弾性応答加速度
Ar 地震波の弾性応答加速度
βeq,V 車両系の動的効果の等価重量率
βeq,C 集中荷重効果の等価重量率
Wvu 列車荷重を等分布荷重とした場合の構造物負担重量

Wvu(x) 列車荷重を集中荷重とした場合の構造物負担重量
kv 列車荷重に考慮する震度の上限値
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第4章 列車通過時における防音壁と構造物間の動的相
互作用

4.1 はじめに

橋梁，高架橋等の鉄道構造物は，線路直角方向両端部に防音壁あるいは高欄（手すり）を

有している．これらは，防音効果，防雪効果，遮風効果，作業員の安全確保，線路内への第

三者の立ち入り防止などの機能を担っている．特に高速鉄道の構造物では，周辺の土地利

用状況に応じて騒音対策のための防音壁が設けられている．1982年開業の東北・上越新幹

線までは，防音壁として，剛性の高い場所打ちRC壁が多用されていたが，1997年開業の

北陸新幹線以降，近年の整備新幹線に至るまでは，建設費削減、省力化施工の観点から H

型鋼の支柱にプレキャスト板を落とし込んだ構造が多用されるようになってきた．この防

音壁の構造性能を決定するH鋼支柱の設計には，風荷重，高欄推力，飛雪荷重，列車風圧

等が考慮される 4.1)．その中でも風荷重 4.2)が支配的な作用となる場合が多く，風速 50m/s

程度を想定した設計荷重 3.0kN/m2に対して，防音壁支柱の H鋼の降伏耐力を確保するよ

うに設計されるのが一般的であった．

一方，本章で主として取り扱う列車風圧であるが，その設計荷重 1.0kN/m2が前述の風荷

重よりも小さいことから，実務では破壊の照査が省略される場合が一般的であった．この

ため，列車風圧を用いての照査は，疲労破壊の照査が必要に応じて行われるに留まってい

た．この 1.0kN/m2は，測定結果に基づき安全側に定められたもので，列車速度による列車

風圧の増加や，比較的剛な防音壁を対象とした動的な増幅の影響が包括的に加味されてい

る．従来は，防音壁高さ H =レールレベル+ 2.5m程度（以下，レールレベルを「R.L.」と

記載する）までの比較的剛な防音壁 4.3),4.4)が一般的であったため，設計において防音壁が

共振増幅に至るケースまでを設計上想定する必要がなかっため，防音壁の振動特性によら

ず一定値を用いた簡易な照査が行われてきた．

これに対して，近年，整備新幹線の建設が進むにつれ，背の高い防音壁の開発ニーズが増

してきた．この背景には周辺環境への一層の配慮と寒冷地への対応が挙げられる．防音壁

は，背を高くすることにより，主として転動音騒音等の伝搬行路を長くし，その回折減衰に

より遮音効果を高めることができる．同様に，既設新幹線の速度向上対応では，既設防音壁

の嵩上げや形状改良などが実施される場合もある．また，軌道内における貯雪スペース確

保のためレールレベルを高くする必要があるため，相対的に背の高い防音壁が必要となっ

てきた．背の高い防音壁を実用化する場合には，その固有振動数が低くなるため，高速列

車通過時の共振による動的応答増幅が懸念されるが，この種の検討は，体系的には行われ

ていなかった．国内においては，著者らによる限定的な検討が行われている程度で 4.5),4.6)，
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実際に発生する列車風圧，高速列車風圧が作用した場合の実際の動的な応答メカニズム，防

音壁と列車荷重や構造物との相互作用の影響，実測に基づく実防音壁の固有振動数，振動

モード，減衰定数，設計上の安全領域と危険領域を分ける閾値の考え方などについては検

討が行われていないの実状である．欧州基準であるUICコードでは，防音壁や駅舎等の構

造物の設計において，列車通過時に発生する列車風圧のピーク値と分布長を考慮する体系

が提案されており 4.7),4.8)，ドイツ鉄道において，列車風圧が防音壁に及ぼす動的効果につ

いて一部検討されているものの 4.9)，静的な設計計算を前提としたもので列車風圧と防音壁

の共振現象に関しては考慮されていない．

以上のような背景から，筆者等はこれまでに H = R.L.+ 4.0m程度の背の高い防音壁の開

発に取り組んできた．本章では，この背の高い防音壁を対象に，特に高速列車通過時に作

用する列車風圧および列車荷重に対する設計方法の提案を目的として，4.3において，列車

通過時の防音壁の応答の基本的なメカニズムを測定及び解析に基づき明らかにした．さら

に，4.4において，列車通過時の防音壁の応答に及ぼす各種諸元の影響を定量的に明らかに

し，4.5において，列車通過時の防音壁の応答を設計で評価するための手法を提案した．

4.2 検討方法
4.2.1 検討対象

4.2.1.1 構造物

図-4.1に対象とした構造物の諸元を示す．図に示すように，対象構造物は起点側より壁

式橋脚，橋長 10mのRC桁，橋長 40mラーメン高架橋から構成されている．鉄道構造物に

は，様々な高架橋，橋梁が存在し，構造物の高さや地盤により構造形式，形状が大きく異

なる．しかしながら，防音壁の応答に寄与することが想定される縦梁，中間スラブ，張出

スラブは，列車荷重および死荷重により断面が決定されるため，それらの基本的な構造寸

法は同一となる．そこで，桁式構造物で最も張出長さの長い RC桁と，最も一般的な構造

物であるラーメン高架橋を対象構造物として選定した．これらの構造物を分析することに

より，近年，整備新幹線で建設されているほとんどの構造物が安全側に網羅できると考え

てよい．

4.2.1.2 防音壁

図-4.1に対象とした防音壁諸元を示す．下り線側のR.L. + 3.953m（以下，四捨五入して

「R.L. + 4.0m」と記載する）および上り線側のR.L. + 2.0mの半雪覆型防音壁を対象とした．

半雪覆型防音壁は，H鋼支柱をくの字型にすることで構造物上の積雪防止効果を期待したも

のである．下り線側防音壁が本章で着目している背の高い防音壁で，上り線は従来と同程度

の高さの防音壁となっている．近年の新幹線の防音壁では，H鋼支柱（H-150×150×7×10），

空洞プレストレストコンクリートパネル（以下，「PC板」と言う）を用いた形式が一般的で
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図- 4.1 対象構造物および防音壁諸元

あり，H鋼支柱基部はRC地覆に埋め込まれ固定される．PC板はH鋼フランジに楔形のゴ

ムで固定される．PC板で使用されるコンクリートの設計基準強度は 40N/mm2で，ヤング

係数は 28.1kN/mm2である．

4.2.2 測定手法

4.2.2.1 測定機器

表-4.1に使用した測定機器を示す．測定システムは，風圧・ひずみ測定システム，RC桁

の加速度測定システム，ラーメン高架橋の加速度測定システムの 3つとした．各測定シス

テムは独立で，時刻同期をとらずに測定した．サンプリング周波数は，風圧・ひずみ測定

で 1000Hz，加速度測定で 2000Hzとし，風圧・ひずみは 100Hz，加速度は 200Hzのローパ

スフィルタを適用した波形を分析に用いた．



86 第 4章 列車通過時における防音壁と構造物間の動的相互作用

表- 4.1 使用した計測機器

項目 機器 メーカー 製品名

風圧計
SANKEI

ENGINEERING
DP8H-01S

風圧計 KYOWA PSS-02KBF

ひずみ ひずみゲージ KYOWA
KFW防水型

箔ひずみゲージ
圧電型
加速度計

リオン PV85

プリアンプ リオン NH-22+UA-03

シャーシ NI cDAQ-9172

加速度
モジュール

NI NI9233

圧電
モジュール

NI NI9215

インパルス
ハンマ

東陽テクニカ
(PCB製)

086D05

加速度

風圧

RC桁

ラーメン高架橋

加速度計（水平方向）
加速度計（鉛直方向）
風圧計
ひずみゲージ

T-1 T-2
T-3 T-4

R-1 R-2 R-3 R-4 R-5 R-6 R-7 R-8 R-9 R-10 R-11
R-12 R-13

T-5
T-6

T-7
T-8

風圧計

ひずみゲージ

加速度計

図- 4.2 測定機器設置状況

4.2.2.2 測定機器設置方法

図-4.2に測定機器設置状況を示す．RC桁上の上下線両側の防音壁（以下，「桁上防音壁」

という），ラーメン高架橋上の下り線側の防音壁（以下，「ラーメン上防音壁」という），張出
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表- 4.2 列車走行試験ケース一覧

方向
列車速度

(km/h)

1 下り 238

2 上り 237

3 下り 246

4 上り 248

5 下り 240

6 上り 240

7 下り 252

8 上り 249

9 下り 256

10 上り 258

スラブ上に加速度計，ひずみゲージ，風圧計を設置した．加速度計，ひずみゲージは，線路

内側に設置した．風圧計は，軌道中心から 3.8m程度で，スラブ面から 2.15m（R.L.+1.0m），

3.65m（R.L.+ 2.5m）の位置で，H鋼フランジの線路内側と外側に設置し，両風圧計の差か

ら H鋼に作用する風圧を計算した．

4.2.2.3 測定ケース

防音壁の振動特性の把握を目的とした衝撃振動試験，および風圧，動的応答の把握を目

的とした列車走行試験を行った．衝撃振動試験では，配置した各加速度計近傍を，インパ

ルスハンマーにより人力加振し，加速度を測定した．

表-4.2に列車走行試験ケース一覧を示す．列車走行試験では，238～258km/hで列車が走

行する際の風圧・ひずみ・加速度を上り列車 5ケース，下り列車 5ケースの合計 10ケース

測定した．

4.2.3 解析手法

本章では，列車通過時の防音壁の動的応答特性を詳細に検討するため，研究用プログラ

ムである新幹線車両と鉄道構造物との動的相互作用解析プログラムDIASTARS IIIを用い，

数値解析を行った 4.10)．

4.2.3.1 構造物の力学モデル

図-4.3に詳細な構造物の力学モデルを示す．構造物は壁式橋脚，RC桁，ラーメン高架橋

を有限要素法によりモデル化した．壁式橋脚，ラーメン高架橋柱は梁要素，RC桁，ラーメ

ン高架橋上部工の張出スラブ，中間スラブ，縦梁，横梁はシェル要素とし，RC桁の支承部

では y方向の回転以外を拘束した．防音壁は，下り線側の R.L. + 4.0mだけをモデル化し，

上り線側の R.L. + 2.0mは質量のみを考慮した．H鋼は梁要素，PC板は梁要素を用いた格

子モデルとした．図中の写真にあるような電柱基礎部に存在する RC壁等は梁要素を用い

た格子モデルでモデル化した．PC板と H鋼の接続は，H鋼軸方向回りの回転以外を剛と
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図- 4.4 車輪／レール間の力学モデル

し，H鋼軸方向回りの回転を自由とした．PC板と地覆部の接続は，実物に近い条件となる

よう考慮しないモデルとした．前後に連続する 38mの PC桁および 10mのRC桁は支承が

負担する 1/2の質量のみを考慮した．構造物および地覆のコンクリート材料のヤング率は

26.5kN/mm2，31.0kN/mm2の 2通り，H鋼はヤング率 210kN/mm2の弾性材料とした．減衰

はモーダル減衰として考慮した．防音壁の各モードのモード減衰比は後述する衝撃振動試

験結果を参考に 1%と設定した．構造物の各モードのモード減衰比は 1%および 2%とした．
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図- 4.5 車両の力学モデル

4.2.3.2 車輪／レール間の力学モデル

図-4.4に車輪／レール間の力学モデルを示す．車輪／レール間の相互作用力は，両者の

鉛直方向相対変位及び水平方向相対変位を用いて算定した．具体的には，両者の接触面の

法線方向には Hertzの接触ばねを，接線方向にはクリープ力をそれぞれ考慮した．車輪フ

ランジとレールが接触した場合にはレール小返りばね定数を用いてフランジ接触力を評価

した．接触点と接触角は，車輪およびレールの水平方向相対変位と車輪およびレールの幾

何学形状にもとづき定めた接触関数から求めた 4.10)．

4.2.3.3 車両の力学モデル

図-4.5に車両の力学モデルを示す．車両の力学モデルは，車体，台車枠，輪軸の各構成

要素を剛体と仮定し，これら剛体をばね，ダンパで結合した三次元モデルとした．1車両当

たりの自由度は 31である．実車では，各構成要素間に著大な相対変位を抑制するストッパ

が設けられている．これらを表現するため，ばねはバイリニア形の非線形ばねとした．な

お力学モデルの妥当性については，実車両と車両試験台を用いた検証実験が既に実施され

ている 4.11)．この車両モデルを 12両連結してモデル化した．車両諸元は近年の高速新幹線

車両を参考に設定した．

4.2.3.4 列車風圧の力学モデル

図-4.6に列車風圧の力学モデルを示す．列車が通過する際には，列車風と同時に圧力変

動が生じる．この圧力場が列車とともに移動するため，通過列車の近傍では，先頭部通過

時に正負の圧力パルス（以下，「先頭部パルス」と呼ぶ．），後尾部通過時に負正の圧力パル
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図- 4.6 列車風圧の力学モデル

ス（以下，「後尾部パルス」と呼ぶ．）を伴う圧力変動として観測される．従来より，多くの

列車風圧測定が行われており，列車風圧のピーク値は列車速度の 2乗に比例して増加する

傾向を示すことから式 (4.1)が適用できることが明らかとなっている．

P =
1
2
ρv2Cp (4.1)

ここで，Pは列車風圧のピーク値 (N/m2)，ρは空気密度 (1.25kg/m3)，vは列車速度 (m/s)

，Cpは速度圧 (ρv2/2)に対する圧力変動最大値の比を表す圧力係数である．

国内の既往の研究から，列車風圧の大きさを支配するCpに関して，後尾部では列車風圧

の最大値は先頭部ほど大きくならないこと 4.12)，軌道中心からの離れの 2乗に反比例して，

Cpが小さくなること 4.13)，列車風が外側に吹き抜けるため，高い位置ほどCpが小さくな
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る傾向にあること 4.12), 4.14)，車両の先頭形状に依存して変化すること 4.15), 4.16)等が明らか

となっている．車両の先頭形状が及ぼす影響については，断面形状の変化が緩やかなほど

Cpは小さくなること，円錐型より楔形のほうがCpが小さくなること 4.15), 4.16)，車両下の

床下覆い（スカート）の有無に依存して変化し，床下覆いが無いほうがCpが小さくなるこ

と 4.16)，正負圧に変化するピーク間距離は車両の先頭のノーズ角に依存して変化すること

4.15)，等が明らかとなっている．

図-4.6(a)に示すように，橋軸方向の列車風圧形状は，先頭および後尾部の正負三角パルス

をそれぞれ再現したモデルとした．先頭部，後尾部の正負のピーク値 Pin(+)，Pin(−)，Pout(+)，

Pout(−)は，それぞれ速度圧で無次元化した圧力係数Cp,in(+)，Cp,in(−)，Cp,out(+)，Cp,out(−)を

測定に基づき設定した．先頭部，後尾部の正圧から負圧に変化する際の圧力勾配 Kin，Kout

は，測定から得られる正負圧ピーク間の距離 l in，loutをもとに設定した．ピーク前後の勾

配は，4.3.2で後述するが，測定結果をもとに Kin，Koutの 1/3とした．

図-4.6(b)に示すように，高さ方向の列車風圧形状は，高さ方向に変化する直線形状を仮

定した．直線は，測定の風圧計の位置 (R.L. + 1.0m，R.L. + 2.5m)の風圧を高さ方向に線形

補間することで設定した．さらに防音壁の領域を 3分割，地覆の領域を 2分割し，支配面

積上の風圧 Pを領域積分することで移動線荷重 Fi(i = 1～5)を定義し，5本の線荷重列と

してモデル化した．

図-4.6のUICモデルとして示すように，欧州では防音壁等の設計において，鉛直面に作

用する列車風圧のモデル化手法を以下のように規定している．高さ方向の列車風圧形状は，

レール頭面から 5mの高さまで一定の値とし，橋軸方向の列車風圧形状は，対象構造物の

動的応答を考慮せず 5mの正負長方形パルスとしている 4.7),4.8)．列車風圧の設計分布荷重

の特性値 qlk は，測定統計データに基づき，軌道中心からの離れ，車両の先頭形状，局所

部に作用する列車風圧の最大値の影響を個々に分離して考慮した式 (4.2)により算出してい

る．式 (4.1)のCpは，式 (4.2)において車両の先頭形状の影響を考慮する係数 k1を含んだ

C′pk1に概ね対応する．また，式 (4.1)の Pは列車風圧のピーク値を表す一方，式 (4.2)の qlk

は列車風圧分布と等価となる等分布の設計荷重であり，列車風圧の最大値を考慮する係数

k2=1.3の場合に式 (4.1)の Pと式 (4.2)の qlkは概ね等価となる．

qlk =
1
2
ρv2Cpk1k2 (4.2)

Cp =
1.5

(ag + 0.25)2
+ 0.02 (4.3)

ここで，qlk は分布荷重に対応する列車風圧の特性値，Cpは軌道中心からの離れに依存

する圧力係数，k1は車両の先頭形状の影響を考慮する係数 (k1 =1.0：空気力学上有効な形

状でない列車，k1 =0.85：列車速度 220km/hまでの空気力学特性に優れた列車，k1 =0.60：
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表- 4.3 解析ケース一覧

列車風圧 列車荷重 動or静 構造物剛性 目的

W I W L I L ○ ○ 動 無し ・再現解析ベースの基本ケース．列車走行時の動的応答成分を把握

W L ○ ○ 静 無し ・WI WLI Lケースに含まれる静的応答成分を把握

W I W ○ ☓ 動 無し ・WI WLI Lケースに含まれる列車風圧による動的応答成分を把握

W I W(1) ○(1波) ☓ 動 無し ・WI Wケースに含まれる後尾部パルスの重畳効果を把握

W ○(1波) ☓ 静 無し ・WI Wケースに含まれる静的応答成分を把握

L I L ☓ ○ 動 無し ・WI WLI Lケースに含まれる列車荷重による応答成分を把握　低速時が静的応答

L I L(柱)☓ ○ 動 柱剛 ・LI Lケースの応答に構造物の水平振動が及ぼす影響度を把握

L I L(ス) ☓ ○ 動 中間スラブ剛 ・LI Lケースの応答に中間スラブの振動が及ぼす影響度を把握

ケース名

ヤング率E c (kN/mm
2
) 列車風圧 列車速度  (km/ h) 構造物モードのモード減衰比

再現解析 31.0 平均値 252 2%

パラメーター解析 26.5 包絡値 10 ~ 500 (10刻み) 1%

(a)  解析パラメータ

(b)  パラメータ解析の解析ケース

ICE，TGV，ETR等の空気力学特性に非常に優れた高速列車)，k2は局所部に作用する列車

風圧の最大値を考慮する係数 (k2 =1.3：高さ 1.00m以下もしくは幅 2.50m以下の受圧対象

の場合)，agは軌道中心からの離れ (m) (ag ≥ 2.3m)である．

4.2.3.5 数値解析法

車両及び構造物に関する運動方程式を連立して解くことにより，複数の車両からなる列

車と構造物との動的な連成解析を行った．効率的な数値解析を行うために，車両及び構造

物の運動方程式をモーダル変換する．得られる車両及び構造物のモーダル座標系上での運

動方程式を，Newmarkの平均加速度法 (β = 1/4)により時間増分 ∆t単位に解いていく．た

だし，運動方程式が非線形であることから，不釣合力が十分小さくなるまで ∆t内において

反復計算を行った．この際，数値解析速度を向上させるために，時間増分 ∆t内における収

束回数をモニターし，∆tの大きさをプログラム内で自動的に調整する手法を用いた．解析

に用いた ∆tは，10−5秒を標準とした．考慮するモード次数は 160次とした．

4.2.3.6 解析ケース

表-4.3に解析の解析ケース一覧を示す．測定結果の再現を目的とした再現解析と，防音

壁の動特応答特性の把握を目的としたパラメータ解析を行った．再現解析では，実測の条

件と近くなるように，コンクリートヤング率 Ecを 31.0kN/mm2，列車風圧のピーク値を風

圧測定結果の平均値相当，列車速度を表-4.2の試験ケース 7と同様の 252km/h，構造物の

振動モードのモード減衰比は 2%とした．パラメータ解析では，安全側の評価となるよう

に，Ecを設計値の 26.5kN/mm2，列車風圧のピーク値を風圧測定結果の最大値相当，列車

速度を 10, 20,…, 500km/hの 50通り，構造物の振動モードのモード減衰比は 1%とした．
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表-4.3(b)にパラメータ解析の具体的な解析ケースを示す．表に示すWIWLILケースは，列

車荷重 (W)と列車荷重 (L)を動的 (IW, IL)に載荷させたケースで，基本ケースである．WIW

ケースは，列車荷重 (W)のみを動的 (IW)に載荷させたケースで，WIWLIL ケースと比較す

ることでWIWLIL ケースに含まれる列車風圧による応答成分を把握することを目的とする．

WIW(1)ケースは，図-4.6に示す列車荷重 (W)の先頭部の 1波のみを動的 (IW)に載荷させた

ケースで，WIWケースと比較することで，突入時，退出時の入力の重畳効果を把握するこ

とを目的とする．Wケースは，列車荷重 (W)を静的に載荷させたケースで，WIWケースと

比較することで，列車風圧による応答成分の動的応答成分と静的応答成分を把握すること

を目的とする．LILケースは，列車荷重 (L)のみを動的 (IL)に載荷させたケースで，WIWLIL

ケースと比較することでWIWLIL ケースに含まれる列車荷重による応答成分を把握するこ

とを目的とする．LIL(柱)ケースは，構造物が水平方向に振動しないように，壁式橋脚とラー

メン高架橋の柱剛性を十分大きくしたモデルに，列車荷重 (L)のみを動的 (IL)に載荷させ

たケースであり，LILケースと比較することで，構造物の水平振動が及ぼす影響度を把握す

ることを目的とする．同様に，LIL(ス)ケースは，中間スラブの剛性を十分大きくしたモデ

ルに，列車荷重 (L)のみを動的 (IL)に載荷させたケースであり，LILケースと比較すること

で，中間スラブの振動が及ぼす影響度を把握することを目的とする．

4.3 検討結果
4.3.1 防音壁の固有振動モード

図-4.7に，防音壁の衝撃振動試験結果の時刻歴波形および周波数分析例を示す．図-4.7(a)

は，R.L. + 2.0mの高さの上り線側桁上防音壁の測定結果である．パワースペクトルにおい

て 8.8Hzに明確なピークが確認でき，防音壁の 1次固有振動数と推定される．16.5，17.1Hz

にもピークが確認でき，それぞれ 2次，3次の高次モードと考えられる．

図-4.7(b)は，R.L. + 4.0mの高さの下り線側桁上防音壁の測定結果である．パワースペク

トルにおいて 4.6Hzに明確なピークが確認でき，防音壁の 1次固有振動数と推定される．

6.4，6.9，7.4，8.1Hzにもピークが確認でき，それぞれ高次モードと考えられる．

図-4.7(c)は，R.L.+ 4.0mの高さの下り線側ラーメン上防音壁の測定結果である．図から，

1次固有振動モードと推定される 3.3Hz，高次モードと推定される 3.8，4.4，5.0，5.8Hzが

確認できる．

表-4.4に，実測に基づく防音壁の固有振動モードの同定結果として，固有振動数，モード

減衰比を示す．同定手法として自由振動波形とERAを用いた手法 4.17)を用い，R.L.+ 4.0m

の防音壁で 1～4次，R.L. + 2.0mの防音壁で 1次の固有振動モードが同定できた．表か

ら，測定から得られた固有振動数は，上り線側桁上防音壁で 8.8Hz，下り線側桁上防音壁

で 4.6Hz，下り線側ラーメン上防音壁で 3.3Hzであり，R.L. + 2.0mの防音壁の 8.8Hzと比

較して，R.L. + 4.0mの防音壁は固有振動数が半分程度となっていることが分かる．また，
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(c) ラーメン上防音壁(R.L.+4.0m, R-6上端を加振)

図- 4.7 防音壁の衝撃振動試験結果の波形・周波数分析例

同じR.L.+ 4.0mの防音壁でも，ラーメン上防音壁の方が桁上防音壁より固有振動モードが

低い振動数領域に集中している．これは，図-4.2に示すように，桁上防音壁は電柱基礎RC

壁により拘束される橋軸方向距離が短いためと考えられる．このことから，防音壁の固有

振動数に電柱基礎 RC壁といった拘束間隔が及ぼす影響は大きいと推察される．また，固

有振動数の変動係数は 1%程度と非常に安定した値を示していることが確認できる．モー

ド減衰比は変動係数が 50～100%程度と安定した値とは言い難いが概ね各モードに対して
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表- 4.4 防音壁の固有振動モードの同定結果

E c=

26.5

E c=

31.0
ave. c.c. ave. c.c. m

上り線側
桁上

(R.L.+2.0m)

1次 - - 8.8 0.2% 0.012 15.5% 3

1次 4.2 4.4 4.6 0.4% 0.008 77.0% 23

2次 5.6 5.8 6.4 0.8% 0.008 83.4% 17

3次 6.4 6.8 6.9 0.6% 0.015 64.0% 11

4次 7.4 8.1 8.1 0.4% 0.004 67.8% 35

5次 9.2 9.5 - - - - -

1次 3.3 3.4 3.3 1.1% 0.013 90.1% 17

2次 3.5 3.6 3.8 1.5% 0.014 68.4% 12

3次 4.0 4.1 4.2 1.4% 0.021 69.7% 5

4次 4.3 4.8 4.6 0.4% 0.007 125.4% 6

5次 4.6 4.8 - - - - -

　ave.=平均値, c.c.=変動係数, m =同定が可能となった測定回数

下り線側
桁上

(R.L.+4.0m)

下り線側
ラーメン上
(R.L.+4.0m)

対象防音壁
解析

固有振動数 (Hz) モード減衰比

測定

桁上防音壁で 0.5～1.5%，ラーメン上防音壁で 1.0～2.0%となり，ラーメン上防音壁の方が

若干大きい結果となった．これらの結果から，解析に用いるモード減衰比は 1.0%とした．

表-4.4に，Ecが 26.5kN/mm2，31kN/mm2の場合に対して行った固有値解析の結果を併せ

て示す．R.L. + 2.0mの防音壁は，4.2.3.1で述べたようにモデル化していないことから，固

有振動数の解析結果は得られていない．表から，Ecの 17%程度の増加により防音壁の固有

振動数が 5%程度増加していることが確認できる．また，防音壁の各振動モードの固有振動

数は，Ecが 31kN/mm2の場合に，測定と解析で概ね一致していることが確認できる．

図-4.8に，Ecが 31kN/mm2の場合の固有値解析から得られる，振動モード形状および衝

撃振動試験結果から得られる振動モード形状を示す．図中の測定振動モード形状は，○の

大きさがモードベクトル成分の大きさを表し，赤と青が位相が逆であることを表している．

図-4.8(a)には，防音壁の振動モード形状を示す．測定点が少ないことから，振動モード形

状の違いがそれぞれのモードで明確に判別できるわけではないが，防音壁の振動モード形

状は，測定と解析で概ね一致していることが確認できる．図-4.8(b)に，主に下部の構造物

が変形する振動モードのうち，代表的な振動モードを示す．張出スラブの固有振動モード

は，防音壁と比較して高く 10Hz程度であった．

4.3.2 防音壁に作用する列車風圧

図-4.9に，列車速度 252km/hである試験ケース 7におけるR.L.+ 1.0mで観測された列車

風圧波形，周波数分析結果を示す．周波数分析結果は，先頭部パルス，後尾部パルスの風圧

変化の激しい 2秒程度の波形を切り出し，周波数領域に変換したものである．図から，突入

時に ±0.4kN/m2程度の風圧が測定されており，正圧が過ぎた後急激に負圧に変化している

ことが確認できる．退出時には ±0.2kN/m2程度の風圧が測定されており，退出に合わせて

負圧から正圧に変化していることが確認できる．また，列車風圧の周波数特性に着目する
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(a) 防音壁

(b) 構造物

測定モード形

測定範囲 1次

2次

3次

4次

5次

1次

2次

3次

4次

5次

モードベクトル成分の大きさ
小 大大

位相が逆

ラーメン高架橋橋軸
直角方向1次：3.10Hz

ラーメン高架橋橋軸
方向1次：3.05Hz

壁式橋脚橋軸直角
方向1次：7.08Hz

壁式橋脚橋軸方向
1次：8.21Hz

壁式橋脚張出
スラブ：10.2Hz

ラーメン高架橋張出
スラブ：10.2Hz

図- 4.8 固有振動モード形状

と概ね 5Hz以下の周波数成分が多いことが確認できる．ここで，周波数特性を考察するた

め，時間 [−T < t < T]の定義域における周期 2π f0の正弦波の sin2π f0tを考える．sin2π f0t

を周波数領域にフーリエ変換した時の絶対値は式 (4.4)となる．
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図- 4.9 列車風圧の測定結果・解析入力（252km/h）

|F( f )| = 1
2π

∣∣∣∣∣ sin2π( f − f0)T
f − f0

− sin2π( f − f0)T
f − f0

∣∣∣∣∣ (4.4)

対象としている列車風圧の先頭部パルスは，後述するように平均的には，ピーク間距離

が 6m程度，傾き比が 3程度であることから，6m×4で 1波長 24m程度の正弦波 1波と考え

ることができる．従って，列車速度をV (km/h)とすると，T = 12×3.6/V，f0 = V/3.6/24Hz

となる．V = 252km/hとすると， f0 = 2.9Hz程度となる．図-4.9にはこの時のスペクトルを

記載しているが，式 (4.4)と列車風圧の周波数分析結果は概ね一致していることから，列車

風圧の入力特性は正弦波 1波により俯瞰することができることが分かる．また，表-4.4の防

音壁の固有振動数の測定結果から，R.L. + 2.0mの防音壁の固有振動数である 8.8Hzは列車

風圧の入力スペクトルが小さい領域に固有振動数があったが，本章で対象とするR.L.+4.0m

の防音壁の固有振動数である 3.3Hzは，入力スペクトルが大きい領域に固有振動数が入っ

ていることが確認できる．

図-4.10に，列車走行試験で得られた列車風圧ピーク値‐列車速度の関係を示す．図には，

各測定ケースの平均値相当のCpの値，およびそのCpに対応する式 (4.1)による列車風圧-

列車速度関係も併せて示す．図から，列車風圧ピーク値は，特に突入時に速度に伴って大

きくなる傾向が確認できる．また，退出時の列車風圧ピーク値は突入時の 40～80%程度で

あり，突入時よりも小さいことが確認できる．

表-4.5に，列車風圧測定から得られた圧力係数Cpの一覧を示す．解析に導入する列車風

圧の力学モデルの設定では，再現解析では本測定結果の平均値相当のCp，パラメータ解析

では最大値相当のCpを用いた．

図-4.11に，既往の代表的な測定により得られた列車風圧ピーク値-列車速度の関係を示
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(b) R.L.+2.5m

図- 4.10 本測定による列車風圧ピーク値

表- 4.5 防音壁の固有振動モードの同定結果

平均値 最大値 平均値 最大値

C p,in(+) 0.128 0.135 0.112 0.116

C p,in(-) -0.141 -0.152 -0.119 -0.123

C p,out(-) -0.055 -0.065 -0.042 -0.058

C p,out(+) 0.078 0.084 0.091 0.096

R.L.+1.0m R.L.+2.5m

す．本章の測定条件と完全に一致しているわけではないが，図-4.11(a)，(b)は，H鋼支柱が

鉛直方向に直線となる直壁型防音壁を対象に，過去に著者らにより行われた列車風圧の測

定結果であり，図-4.11(c)，(d)は，既往の文献の測定結果を示している 4.12), 4.18)．図中の

値は，各測定データの平均値相当のCpである．

図-4.11(a)は，離れ ag = 3.8m，R.L. + 1.0，2.5mの位置における測定結果である．R.L.を

パラメータとし，列車速度 360km/h程度までの高速領域で測定が行われている．先頭部，

後尾部の正負圧のピーク値がそれぞれ得られている．図から，本測定結果と同程度の離れ

であるにも関わらず，Cpが 0.16となっている．

図-4.11(b)は，離れ ag = 3.25m，R.L. − 0.5，+ 0.5，+ 1.5mの位置における列車風圧の測定

結果であり，先頭部の Pin(+)，Pin(−)のみ整理されている．測定点の高さをパラメータとし

ており，低い位置ほど列車風圧が大きくなっており，R.L.+ 1.5mではR.L.− 0.5mの半分程

度となっていることが確認できる．既往の測定で対象としている直壁型防音壁は，空気が

逃げやすいため，図-4.10で示した半雪覆型防音壁より，風圧分布が高さ方向に変化しやす

いと推測される．図-4.11(c)は，離れ ag = 2.35m，R.L. + 1.0m程度の位置における列車風
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図- 4.11 既往の測定による列車風圧ピーク値

圧の測定結果である．図から，先頭部の負圧のCpが 0.3程度であり，離れが小さいことか

ら本測定結果の 2倍程度の値ととなっていることが確認できる．

図-4.11(d)は，離れ ag = 2.8，3.8m，R.L.+ 2.0m程度の位置における列車風圧の測定結果

であり，文献中の図を読み取ったものである．文献では，軌道中心からの離れをパラメー

タとしており，図から，軌道中心に近い位置ほど列車風圧が大きくなっていることが確認

できる．

図-4.12に，図-4.10，図-4.11で示した各測定結果から得られたCpと離れ agの関係，お

よび欧州基準となる式 (4.3)4.6)を示す．式 (4.3)は 4.2.3.4で示したように，ag ≥ 2.3mが適

用範囲となっている．測定結果から得られたCpは，先頭部および後尾部の正負圧の最大の

値とし，車両の先頭形状の影響 k1，列車風圧の最大値を考慮する係数 k2の影響を含んだ値

となっている．図中の式 (4.3)は計算されたCpに k1，k2の係数を乗じたものである．

図から，agが小さくなるほどCpが大きくなる傾向が確認できる．また，式 (4.3) (k1=1.0，

k2=1.0)や式 (4.3) (k1=1.0，k2=1.3)は測定結果を包絡できておらず，車両の先頭形状の影響

を考慮した式 (4.3) (k1=0.85，k2=1.3)も同様に Cpを過小評価する傾向が確認できる．図-

4.10，図-4.11で示した測定結果が近年の高速鉄道車両を対象に行われており，空気力学の

観点からも有利な形状であること，車両の先頭形状について検討した数値解析からもCpの
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図- 4.12 圧力係数Cpの提案式
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図- 4.13 列車風圧ピーク間距離 l in，loutの測定結果

低減量は 10～20%程度である 4.15)ことを考慮すると，欧州基準の k1=0.6，0.854.6),4.7)をそ

のまま適用するのは難しいと考えられる．図には，車両の先頭形状の影響 k1=1.0，列車風

圧の最大値を考慮する係数 k2=1.4の場合のCpと離れ agの関係を示しているが．各測定結

果を包絡できていることが分かる．設計においては測定値を包絡する安全側の値を用いる

ことが望ましいが，対象線区の列車種や防音壁形状が明確になっている場合は，測定等か

らCpを算出することでより合理的な設計が出来ると考えられる．

図-4.13に，列車走行試験の各測定ケースで得られた列車風圧ピーク間距離 l in，loutを示

す．l inは，列車速度に依存せず概ね 5～10mの範囲にあり，平均値は 6m程度であった．こ

の列車風圧ピーク間距離 l in は，理想条件のもとであるが理論式により導くことができる

4.13)．式 (4.5)は，円形断面の列車により励起される圧力場のピーク間距離を表しているが，

agを 3.8mとすると，l inは 8m程度となる．

l in = ag(
√

2+ 1/
√

2) (4.5)
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図- 4.14 先頭部の Kinとピーク前後の傾きの比の測定結果

同様に，本測定の loutは 5～11mの範囲にあり，平均値は 8m程度であった．以上の測定

結果から 4.2.3.4の列車風圧の力学モデルの設定では，測定結果の平均値を参考に l inを 6m，

loutを 8mと設定した．

図-4.14に，図-4.6に示す先頭部の Kinとピーク前後の傾きの比を示す．ピーク前後の傾

きは，図に示すように，正負のピークそれぞれの 1/3の点とピークを結んだ直線の勾配と

した．図から，Kinとピーク前後の傾きの比は，3程度であることから，4.2.3.4の列車風圧

の力学モデルの設定では，ピーク前後の勾配を Kinの 1/3と設定した．

4.3.3 防音壁の列車走行時の挙動

4.3.3.1 時刻歴応答

図-4.15に再現解析から得られた応答ひずみ，応答加速度，応答変位の時刻歴波形を，測

定結果と比較して示す．応答加速度，応答変位はH鋼支柱の上端，応答ひずみはH鋼基部

のものである．梁要素を用いて行った解析結果の応答ひずみは，該当断面の応答曲げモー

メントと断面係数から算出した．測定結果の応答変位は，応答加速度をフーリエ変換によ

り周波数領域に変換し，1～100Hzのバンドパスフィルタを通した後，周波数領域で 2回

積分し，さらに逆フーリエ変換することで算出した．また，各図から再現解析と測定で結

果が非常によく一致しており，本解析手法の妥当性が確認できる．また，応答ひずみ，応

答変位は，列車風圧の移動に併せて，列車の先頭，後尾部が通過する際に大きくなる一方，

応答加速度は頭部と後尾部の間の列車通過中にも，一定の振幅を持った高周波成分が確認

できる．本解析では防音壁の各振動モードの減衰比を 1%と設定しているが，列車通過後の

残留波形の一致度合を勘案すると，概ね妥当であると考えられる．一方，桁やラーメンの

下部工や張出スラブ等の構造物の各振動モードに関しては，1～5%の間で複数ケースの解

析を行ったが，特に列車通過中の応答加速度に及ぼす影響が大きく，モード減衰比を小さ

くした場合には，列車荷重に起因する高周波成分が過大に重畳されたため，構造物のモー

ド減衰比は，2%とした．
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図- 4.16 最大応答ひずみと列車速度の関係

以上のように，数値解析モデルにより，測定結果の時刻歴波形を十分に再現できること

から，列車荷重をマルチボディーおよび詳細な接触モデル，列車風圧を移動線荷重とした

数値解析モデルは十分な妥当性を有していると考えられる．

4.3.3.2 列車速度の影響

図-4.16に，解析の基本ケースとなるWIWLIL ケースから得られる，最大応答ひずみ -列

車速度の関係を示す．代表的な断面として，図-4.2で示したT-1，T-2，T-3，R-3，R-5，R-7，

R-9，R-11，R-13のH鋼支柱基部の最大応答ひずみに着目した．図には，測定から得られ

た T-1，T-2のH鋼支柱基部の最大応答ひずみも併せて記載した．図-4.16(b)は，図-4.16(a)

の一部を拡大したものである．

図から，限られた速度範囲の中ではあるが，測定と解析で最大応答ひずみがよく一致して

いることが確認できる．H鋼支柱基部の最大応答ひずみは，列車速度が 300km/hの場合で

もRC桁上防音壁で 200µ，ラーメン上防音壁で 300µ程度であり，H鋼の降伏ひずみ 1500µ

に比べて小さい値にとどまっていることが確認できる．また，最大応答ひずみは列車速度

の増加に伴って大きくなり，列車速度が 200km/hを超過する辺りから急激に応答が大きく

なっており，共振現象の発生が推定される．H鋼支柱毎の違いに着目すると，各H鋼支柱

は同じ断面諸元を持つ梁要素でモデル化しているにも関わらず，ラーメン上防音壁の方が

低い速度領域で共振を始めており，かつ応答ひずみが大きくなっている．これは，5.3.1の

衝撃振動試験・固有値解析の結果から明らかとなったように，ラーメン上防音壁の固有振

動数が桁上防音壁と比較して低いこと，2次モード以降の固有振動モードも低周波領域に

集中していることに起因すると考えられる．

また，同じラーメン上防音壁でも，ラーメン終点方に位置する R-13の方が，起点型の

R-3，中央のR-7より最大応答ひずみが大きくなっている．これは，300km/hを超すような

高速領域では，防音壁の 1次固有振動モード以上に，より高次の振動モードが励起されて

いるためと考えられる．実際，式 (4.4)により簡易的に考察を試みると， f0 = V/3.6/24と
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なることから，例えば V = 200km/hで f0 = 2.7Hz程度，V = 300km/hで f0 = 3.5Hz程度，

V = 400km/hで f0 = 4.6Hz程度，V = 500km/hで f0 = 5.8Hz程度となる．ラーメン上防

音壁の 2次固有振動モードの固有振動数が 3.5Hz程度であることを考慮すると，列車速度

300km/h程度以上の場合，2次以上の固有振動モードが励起されやすいことが分かる．

以上のことから，防音壁の動的応答を評価するにあたり，両端拘束長や 2次以降の固有

振動モードは重要な要因になると考えられる．

4.3.3.3 列車風圧による応答成分

図-4.17～図-4.19に，パラメータ解析から得られる，H鋼支柱基部の最大応答ひずみ -列

車速度の関係，T-1基部の応答ひずみ波形の特徴的な例，衝撃係数をそれぞれ示す．

図-4.17(a)のWIWケースは，WIWLILケースで用いた列車風圧と同じとなる先頭部，後尾

部のパルス 2波を動的に載荷させたものである．図から，図-4.16(a)のWIWLIL ケースとほ

ぼ完全に一致していることが確認できる．このことから，列車速度が大きい領域では列車

風圧のみを考慮することで防音壁の動的応答を推定できると考えられる．低速領域で防音

壁の最大応答ひずみが概ね 50µより小さい場合には，WIWLIL ケースより，WIW ケースの

応答が小さくなっている．

図-4.17(b)のWIW(1)ケースは，先頭部のパルス 1波のみを動的に載荷させたものである．

図から，列車速度が概ね 400km/h以下の領域では，図-4.17(a)に示した WIW ケースと一

致している．一方，列車速度が 400km/h以上の領域で，WIWLIL ケースやWIWケースで特

徴的に見られた鋭いピークが，WIW(1)ケースでは確認できない．このことから，列車速度

が 400km/h以上の領域のピークは後尾部のパルスに起因すると考えられる．列車速度が

430km/hの場合はWIW ケースがWIW(1)ケースを 40%程度上回り，列車速度が 470km/hの

場合はWIWケースがWIW(1)ケースを 10%程度下回っている．この時の波形を，図-4.18(a)

に示す．図-4.18(a)から，後尾部が通過するまではWIW(1)ケースとWIWケースで波形が一

致しているが，後尾部が通過しパルスが入力されるタイミングで，応答ひずみに差が生じ

ていることが確認できる．すなわち，列車速度が 430km/hの場合は後尾部パルスが防音壁

の振動と同じ方向に作用し応答ひずみを増幅するのに対し，列車速度が 470km/hの場合は

振動と逆の方向に作用し応答ひずみを低減していることが分かる．

図-4.17(c)のWケースは，先頭部のパルス 1波のみを静的に載荷させたものである．入

力した列車風圧の絶対値は同じであるため，図-4.17(b)に示したWIW(1)ケースと比較する

ことで，防音壁の動的増幅倍率，つまりは衝撃係数を評価できる．図-4.19に，最大応答ひ

ずみのWIWケース/Wケース-1の値として算出した衝撃係数を示す．図から，列車速度が

150km/h以下の領域では，衝撃係数がほぼ 0となっているが，列車速度が 200km/hを超過

する辺りから急激に衝撃係数が大きくなり，列車速度が 300～400km/hで最大値を迎えて

いることが確認できる．これは，図-4.9および式 (4.4)から分かるように，入力される列車

風圧において，列車速度が 200km/hを超過する辺りから，防音壁の固有振動数である 3～
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図- 4.17 パラメータ解析結果

4Hz程度の周波数成分が増加し始めるためと考えられる．また，H鋼支柱毎で衝撃係数の

増加率や最大値が場所によって異なっており，T-3は最大値が 3程度であるのに対し，R-11

支柱では 5となっている．これは，4.3.3.2で述べたように，両端拘束長の違いで防音壁の

固有振動数が異なり，かつH鋼支柱の位置によって振動モードの寄与率が異なるためと考

えられる．

これらのことから，列車風圧による防音壁の応答は，列車風圧パルスの加振振動数と防
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(c) 列車風圧が支配的な例 (列車速度340km/h)

図- 4.18 T-1基部の応答ひずみ波形の解析結果例

音壁の固有振動数に依存する共振現象を基本メカニズムとし，これに後尾部パルスが重畳

する現象であることを明らかにした．本章では，以下これらの応答増幅効果を，「共振効果」
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図- 4.19 列車風圧による衝撃係数 (詳細解析)

および「後尾部パルスの重畳効果」と呼ぶ．

4.3.3.4 列車荷重による応答成分

図-4.17(d)の LILケースは，列車荷重のみを考慮した解析により得られた最大応答ひずみ

である．縦軸が，列車風圧を考慮した解析結果の 1/10となっていることに注意されたい．図

から，列車速度の増加と共に最大応答ひずみも大きくなり，列車速度 100km/hの場合 20µ，

列車速度 400km/hの場合 100µとなっている．列車速度が小さい領域では，相対的に列車

荷重による応答成分が大きくなり支配的となる一方，列車速度が大きい領域では列車風圧

が支配的となる．図-4.18(b)に，列車速度 130km/hで列車荷重が支配的な例を，図-4.18(c)

に，列車速度 340km/hで列車風圧が支配的な例を示す．図から，列車速度 130km/hの場合，

列車風圧が小さいことからWIWLIL ケースの波形のほとんどが，列車荷重による応答波形

により形成されているのに対し，列車風圧が大きくなる速度 340km/hの場合には，WIWLIL

ケースの波形に列車荷重の影響はほとんど含まれていない．加えて，列車荷重による応答

では，列車通過中つまり先頭部パルス，後尾部パルスの間の時間に最大値を迎え，パルス

通過時となるわけではないことが確認できる．

図-4.17(e)の LIL(柱) ケースは，柱要素を十分剛として，列車荷重のみを考慮した解析に

より得られた最大応答ひずみである．図から，柱の振動を考慮した図-4.17(d)とほぼ同様と

なっていることから，列車荷重による防音壁の応答に，構造物の水平振動が及ぼす影響は

殆ど無いことが明らかとなった．

図-4.17(f)の LIL(ス)ケースは，中間スラブ要素を十分剛として，列車荷重のみを考慮した

解析により得られた最大応答ひずみである．図から，中間スラブの振動を考慮した図-4.17(d)

と比較して，応答が半分以下になっていることが確認できる．このことから，列車荷重に

より加振される中間スラブの振動が，張出スラブ，高欄さらに防音壁に伝達することによ

り防音壁の振動が励起されており，列車荷重による防音壁の応答は中間スラブ振動に主に

起因していることが明らかとなった．
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図- 4.20 最大応答ひずみの応答成分分析

4.3.3.5 成分分析

図-4.20に，T-1，T-2，R-5，R-7のH鋼支柱基部の最大応答ひずみの応答成分分析結果を

示す．図凡例のWは列車風圧による静的応答成分で，Wケースの値である．IWは列車風

圧による動的応答成分で，WIWケース‐ Wケースとして算出した．Lは列車荷重による静

的応答成分で，LIL ケースによる列車速度 10～ 50km/hの平均値を採用した．IL は列車荷

重による動的応答成分で，LILケースの値から Lを除算して求めた．図には，列車荷重と列

車風圧を同時に考慮したWIWLIL ケースの結果も併せて記載している．図から，低速領域

では各成分の和に占める列車荷重による応答の割合が大きいが，高速領域では列車風圧に

よる応答の割合が大きくなる．列車荷重による応答の和：列車風圧による応答の和の比は，

例えば，列車速度が 100km/hの場合は 0.76：0.24程度である一方，列車速度が 300km/hの

場合は 0.16： 0.84程度，列車速度が 500km/hの場合は 0.08：0.92程度と，列車風圧の割合

が大きくなっている．ここで，WIWLILケースに着目すると，応答ひずみが絶対的に大きく

なる列車速度 200km/h以上の領域では，Wと IWの和がWIWLIL ケースの応答ひずみにほ

ぼ一致していることが確認できる．

図-4.21に，T-1，T-2，R-5，R-7の H鋼支柱基部の最大応答ひずみの列車荷重の寄与率

を示す．列車荷重の寄与率は，(WIW LIL ケース‐ WIWケース) /WIW LIL ケースにより算出
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図- 4.21 最大応答ひずみの列車荷重の寄与率

した．図から，それぞれのH鋼支柱基部で，列車速度 200km/h以下の領域では，列車荷重

による応答が支配的となっており，列車風圧は最大応答ひずみに寄与していない一方，列

車速度 200km/h以上の領域では，最大応答ひずみの列車荷重の寄与率が大きくとも 15%程

度であり，図-4.18(b)の時刻歴で確認できたようにほとんど寄与しないことが分かる．

これらのことから，列車通過時の防音壁の応答において，列車速度 200km/h以上の高速

領域では列車風圧による応答が支配的となり，200km/h以下の領域では列車荷重による応

答が支配的となることが明らかとなった．

4.4 列車通過時の防音壁の動的応答の一般化検討結果

4.3の動的相互作用を考慮した数値解析（以下，「詳細解析」と言う）の結果から，防音壁

の列車通過時の動的応答を評価する場合，共振効果と後尾部パルスの重畳効果を考慮する

必要があることが明らかとなっている．4.4では，4.3で評価の難しかった防音壁の固有振

動数やH鋼支柱数等のパラメータの影響評価が可能となるよう，列車通過時の防音壁の動

的応答を一般化する．

図-4.21に示した最大応答ひずみに及ぼす列車荷重の寄与率からもわかるように，列車

速度が 200km/h以下の領域では，列車荷重による応答が支配的になることから，列車荷

重の影響を考慮することが望ましい．ところが，一般的に防音壁の設計において，風荷重

(3.0kN/m2)の作用と比較して列車通過時の作用が支配的となるのは，防音壁の衝撃係数 inbr

が 5と仮定すると概ね列車速度が 300km/h以上の領域である．従って，列車速度が 200km/h

以下の領域では，列車通過時の作用が設計で支配的な要因にならないこと，加えて，列車

速度が 200km/h以上の領域では，列車風圧が支配的となり，列車荷重の寄与が小さくなる

ことを勘案し，本章では列車風圧のみの一般化を行った．
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図- 4.22 防音壁の力学モデル（一般化解析）

4.4.1 一般化解析の力学モデルの提案

列車通過時の防音壁の動的応答特性を評価する場合，防音壁の 2次以上の振動モードお

よび両端の拘束長が及ぼす影響を考慮する必要がある．これらの影響を，マルチボディー

により一般化した数値解析（以下，「一般化解析」と言う）を行い，防音壁の固有振動モー

ドによる共振効果を評価した．

図-4.22に，一般化した防音壁の力学モデルを示す．新幹線で用いられる防音壁支柱は，

50m程度の間隔毎に配置される電柱基礎部 RC壁や鋼板壁により両端を拘束された振動系

と考えることができる．図に示すように，本章では，各防音壁のH鋼支柱の橋軸直角方向

の応答を，質量mr の 1自由度系で表し，H鋼支柱剛性が kr，両端のRC壁の剛性を含んだ

H鋼支柱剛性が kr0，H鋼支柱間の接続剛性が kcのばねにより接続されたモデルにより，防

音壁の応答の一般化を試みた．構造系の減衰は，モーダル減衰として考慮し，詳細解析と

同じ条件である各モードのモード減衰比が 1%とした．

質量mr は，衝撃係数に寄与しないことから詳細にモデル化する必要がないが，ここでは

橋軸方向に 3m，高さ方向に 5mの PC板 (1.5kN/m2 )を想定し，2.3 tとした．

支柱剛性 kr は，独立した 1本のH鋼支柱の剛性であり，PC板による隣接H鋼支柱との

連成を考慮しない防音壁の固有振動数 fr（以下，「基本固有振動数」と言う）に基づき算出

することができる．梁理論に基づき，図-4.1の対象防音壁の fr を算出したところ 3.17Hzで

あった．従って，kr = 9.12× 102(kN/m)となる．パラメータ解析では， fr をパラメータと

して制御することで kr を算出した．

両端のH鋼支柱剛性 kr0は，RC壁を含んだ剛性に起因することから，それらを考慮した

梁理論から算出できる．対象防音壁に対して，RC壁の剛性を考慮した基本固有振動数 fr0

を算出したところ 7.70Hzであった．従って，kr0 = 5.38× 103 (kN/m)となり，kr の 6倍程

度の剛性であった．

H鋼支柱間の接続剛性 kcは，各H鋼支柱を接続しているPC板および地覆部に起因する．

両側を十分に剛な支柱と，PC板により接続されたH鋼支柱を仮定すると，PC板および地

覆部の接続を考慮した固有振動数 f ′r，および kcは式 (4.6)，式 (4.7)のように記述できる．
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図- 4.23 列車風圧の力学モデル（一般化解析）

表- 4.6 解析ケース一覧（一般化解析）

防音壁基本固有振動数  (Hz) f r 1 ~ 10 (1刻み)

防音壁支柱数 n n 3 ~ 20 (1刻み)

列車速度  (km/ h) V 10 ~ 500 (10刻み)

ピーク間距離  (m) l in 4, 6, 8, 10, 12

f ′r =

√
(kr + 2lc)/mr

2π
(4.6)

kc = kc
( f ′r / fr )

2 − 1
2

(4.7)

f ′r は，対象防音壁に対して，PC板および地覆部を梁要素でモデル化した格子モデルによ

り算出したところ 7.28Hzであった．従って，kc = 1.94×103 (kN/m)となり，kr の 2倍程度

の剛性であった．

図-4.23に，一般化解析で用いた入力波形を示す．一般化解析は，衝撃係数を評価するた

めの線形モデルのため，入力の絶対値に依存しない．そのため，最大列車風圧を 1 (N)と

している．また，一般化解析では，H鋼支柱を接続している PC板をモデル化していない

ことから，H鋼支柱の風圧分担範囲を入力荷重で考慮する必要がある．そこで，図中に示

すように，風圧分担範囲長 3mの三角形分布により長さ方向に平滑化した．

表-4.6に，一般化解析の解析ケース一覧を示す．表に示すように防音壁の動的応答特性

に影響を及ぼす，防音壁の基本固有振動数，防音壁支柱数，列車速度，ピーク間距離の 4

つのパラメータを設定し，合計 45000ケースの解析を行った．

4.4.2 固有振動モードによる共振効果

図-4.24に，一般化解析モデルの妥当性を示す．

図-4.24(a)に，詳細解析と一般化解析の 1～5次の固有振動モードの固有振動数を比較を

示す．一般化解析の固有振動数は，ラーメン上，桁上防音壁を想定し nn=13，5の場合の固

有振動数を算出した．図から，一部の固有振動数において誤差が 10%以上のものもあるが，
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概ね両者が一致していることが分かる．

図-4.24(b)に，一般化解析による算出したラーメン上防音壁の固有振動モードによる共

振効果の衝撃係数 inbr,r を示す．一般化解析の inbr,r は，各列車速度の応答変位を列車速度

10km/hの応答変位を静的応答として基準化し算出した．図から，図-4.19で示した詳細解

析と一般化解析の衝撃係数が概ね一致しており，防音壁の固有振動モードによる共振効果

は一般化したモデルで評価できることが確認できる．

図-4.25に，一般化解析により算出した衝撃係数 inbr,r に，表-4.6に示したパラメータが及

ぼす影響を示す．実際には，防音壁高さ等が変化し， fr が変化すれば，kr だけでなく，kr0

や kcも同時に変化するはずであるが，本章では kr0や kcは前述した一定の値とし，その他

のパラメータの影響を評価した．

図-4.25(a)は，nn =15， fr =4，l in =6の場合の結果で，H鋼支柱の位置が及ぼす影響であ

る．図から， fr や Vに依存して励起される振動モードが変化するため，各質点により inbr,r

が異なっていることが分かる．防音壁のH鋼支柱は，線路方向に同じ材料，断面で計画さ

れるのが一般的であることを考慮すると，inbr,rは最大値で整理するのが合理的である．従っ

て，inbr,r は以後各質点の inbr,r を包絡し，かつ速度に対して負の勾配とならないように整理

する．

図-4.25(b)は，nn =10，l in =6の場合の結果で，基本固有振動数 fr が及ぼす影響である．

図から， fr が小さくなるほど，inbr,r は大きくなっており，列車速度が小さい領域で共振現

象が発生していることが確認できる．

図-4.25(c)は， fr =3，l in =6の場合の結果で，H鋼支柱本数 nnが及ぼす影響である．図

から，nnに依存して inbr,r の最大値や共振速度が変化していることが分かる．nnが大きい

程 inbr,r の最大値が大きくなる傾向にあることから，両端の拘束長が長い場合，防音壁が共

振に至る可能性が高いことが分かる．

図-4.25(d)は，nn =10， fr =3の場合の結果で，ピーク間距離 l inが及ぼす影響である．図
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図- 4.25 一般化解析による衝撃係数 inbr,r に各パラメータが及ぼす影響

から，l inが大きくなるほど， inbr,r が小さくなっていることから，車両の先頭部長さが長い

場合には，防音壁の共振を発生させる可能性が低いことが確認できる．

4.4.3 後尾部パルスによる重畳効果

4.3.3から，列車風圧による防音壁の応答は，後尾部パルスが入力のタイミングに依存し

て増幅する場合があることが分かった．ここで，1自由度系の自由振動を考えると，応答

変位は式 (4.8)のように記述できる．

x = Ae−ξωt cos(2π f t − ϕ) (4.8)

ここで，xは変位，Aは初期条件に依存する定数，ξは減衰定数， f は固有振動数，ϕは

位相である．つまり，1自由度系の自由振動はに依存して指数関数的に減衰していく．列

車長を lv，列車速度を Vとすると，先頭部パルスで加振された 1自由度系の，後尾部通過

時の応答は，先頭部パルスによる最大応答の倍まで減衰している．後尾部パルスが先頭部

パルスの β倍の大きさの入力と仮定すると，後尾部パルスによる最大応答は先頭部パルス
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図- 4.26 式 (4.9)による衝撃係数の妥当性

による最大応答の β倍となり，後尾部通過時の応答はこれらの和で先頭部パルスによる最

大応答の (β + eξ2π f (lv/v))倍となる．加えて，先頭部パルスの l inと後尾部パルスの loutに依

存して，共振効果による防音壁の応答が変化することを考慮すると，後尾部パルスによる

重畳効果の衝撃係数 inbr,sは式 (4.9)のように記述することができる．

inbr,s =
inbr,r ( fr , nn, lout)
inbr,r ( fr ,nn, l in)

β + eξ2π f (lv/v) − 1 (4.9)

図-4.26に，図-4.17で示した詳細解析および式 (4.9)による inbr,sを比較を示す．詳細解析

による inbr,sは，WIWケース/WIW(1)ケース-1として算出した．図中に記載した式 (4.9)にお

いて，後尾部パルスの倍率 βは図-4.10の測定結果と同程度の 0.8，l in = loutとした．図か

ら，詳細解析による inbr,sは，特定の列車速度において断続的に大きい値を示しており，そ

の値は列車速度が大きくなる程大きくなる傾向にある．これは，後尾パルスによる応答と

先頭部パルスによる応答の位相に依存すると考えられるが，設計においては，多種な速度，

列車長の列車が走行することを想定し，同位相となる条件を想定するのが良いと考えられ

る．式 (4.9)による inbr,sは，応答の位相を考慮せずピークのみを考慮しているが，詳細解

析の傾向を概ね再現できており，防音壁の応答の重畳効果は 1自由度系の自由振動により

評価できることが確認できる．なお，モード減衰比が同じ場合，高周波振動は同じ時間間

隔における減衰量が大きく，後尾パルスによる応答に影響しにくいことを想定し， f は防

音壁の 1次モードの固有振動数とした．

図-4.27に，式 (4.9)により算出した衝撃係数 inbr,r に各パラメータが及ぼす影響を示す．

図-4.27(a)は，ξ =0.01，lv =250，β =0.8の場合の結果で，固有振動数 f が及ぼす影響で

ある．図から， f が小さくなるほど，inbr,sは大きくなっており，防音壁の固有振動数が低

い場合は，減衰する速度が遅く，後尾部パルスの影響を受けやすいことが確認できる．
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図- 4.27 式 (4.9)による衝撃係数 inbr, sに各パラメータが及ぼす影響

図-4.27(b)は， f =3，lv=250，β =0.8の場合の結果で，減衰比 ξが及ぼす影響である．図

から，ξが小さくなるほど，inbr,sは大きくなっており，減衰比に依存して inbr,sは 0.2程度

変化することが確認できる．

図-4.27(c)は，f =3，ξ =0.01，β =0.8の場合の結果で，列車長 lvが及ぼす影響である．列

車長 lvは 1車両長 25mの倍数とした．図から，lvが小さくなるほど，inbr,sは大きくなって

おり，車両数が少ない場合には列車速度が低い領域で，βである 0.8に漸近していくことが

確認できる．車両数が少ない検査用車両等が高速走行する場合は，後尾部パルスの影響を

受けやすいことが分かる．

図-4.27(d)は， f =3，ξ =0.01，lv =250の場合の結果で，後尾部パルスと先頭部パルスの

比 βが及ぼす影響である．図から，当然ながら βが大きいほど，inbr,sは大きくなっている

ことが確認できる．
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4.5 列車通過時の防音壁の設計法

4.5では，4.4までの検討を設計実務に反映させるための設計法をまとめる．設計法が性

能照査型規定へ移行したことを受けて設計法は，設計者がニーズに合せて使い分けられる

よう，シミュレーションによる手法と簡易法の 2つの手法を提案することとした．

4.5.1 シミュレーションによる手法

シミュレーションによる手法は，煩雑ではあるが最も高精度なもので，防音壁の構造形

式を問わず任意の構造・部材に対して動的解析により精緻に応答値を算定することができ

る．具体的には列車風圧を設定し，これを 4.2.3で示したような有限要素法により解くこと

となる．

図-4.28に，本章で提案する設計列車風圧分布図を示す．図に示すように，高さ方向には

等分布の列車風圧とした．これは，図-4.10で示したように高さ方向で顕著な列車風圧の勾

配が確認できなかったこと，防音壁の形状が異なる場合高さ方向の列車風圧分布が変化し

てしまうこと，設計における簡便さと安全側の評価，等を勘案したためである．また，橋

軸方向には先頭部パルス，後尾部パルスを三角形分布でモデル化した．これは，図-4.9で

示したように防音壁の動的応答を評価する場合，入力の周波数特性が重要となるためであ

る．先頭部パルスの l in，後尾部パルスの loutは，測定や解析から求まる場合はその値を用

いるのが良いが，l inは図-4.13で示した本測定結果を基に 6mとし，loutは実務設計におけ

る簡便さと安全側の評価を勘案し，l inと同じ値である 6mとした．先頭部パルスのピーク

値の設計値 Pin(N/m2)は，式 (4.10)により算出できる．

Pin =
1
2
ρv2Cpk j (4.10)

ここで，Pinは先頭部パルスのピーク値 (N/m2)，C′pは式 (4.3)に示す軌道中心からの離れ

に依存する圧力係数である．本検討の範囲では，車両の先頭形状の影響は明確に確認でき

なかったことから，式 (4.2)において k1 =1とした．k′は，局所部に作用する列車風圧の最



4.5. 列車通過時の防音壁の設計法 117

大値，および車両の先頭形状の影響を考慮する係数で測定結果を包絡するように，式 (4.2)

中 k2の 1.3から 1.4に割り増して設定した．後尾部パルスのピーク値は，図-4.10の本測定

結果から先頭部よりある程度は小さくなることが分かっていることから，先頭部パルスの

0.8倍とした．式 (4.10)の値は，設計における簡便さと現実的な範囲で安全側の評価を勘案

して設定していることから，測定や解析により合理的な値が明確になっている場合はその

値を用いるのが良い．なお，式 (4.10)の値は当然ながら衝撃係数の影響を含んでいないこ

とから，応答値の算定には有限要素等により詳細にモデル化し，提案列車風圧を入力する

必要がある．具体的な手法は，5.2，4.3に準じるが，この場合，連続する防音壁の端部の

境界条件に注意する必要がある．減衰定数については，1%とするのがよい．

また，H鋼支柱と PC板等を用いた構造形式を限定する場合には，4.4で示した防音壁を

マルチボディーによりモデル化する手法も有効である．H鋼支柱間の接続剛性等を慎重に

設定する必要があるが，有限要素法と比較して計算コストも低く，簡単な手法と言える．

4.5.2 簡易法

簡易法では，上記したような有限要素法やマルチボディー等を用いた動的解析を行うこ

となく，設計列車風圧 Pd0を一定値として与えるもので，H鋼支柱とPC板等を用いた構造

形式に限定する場合には，一定の精度で合理的な設計が行うことができる．設計列車風圧

Pd0は，衝撃係数を加味して算出した基準列車風圧 Pdを概ね包絡する値として，以下のよ

うに設定した．

防音壁の応答は，これまで述べてきたように，固有振動モードによる共振効果，後尾部

パルスによる重畳効果により増幅されることから，衝撃係数 inbr,r，inbr,sによりそれらの影

響を考慮する必要がある．ここでは，一般的な条件を対象に，式 (4.10)により算出した列

車風圧 Pinに，式 (4.11)に示すように衝撃係数を加味することで基準列車風圧荷重 Pdを算

出する．とした．

Pd = (inbr,r + 1)(inbr,s+ 1)Pin (4.11)

一般的な条件として，軌道中心からの離れ agを 3.8mとし Pin � 0.5kN/m2，加えて，H鋼

支柱本数 nn = 6～15，列車速度 V = 260km/h，列車長 lvは 8～16両編成 (lv = 200～400m)，

後尾部パルスの倍率 β = 0.8，l in = loutを考える．

図-4.29に，これらの条件のもと，4.4.2，4.4.3の手法により算出した衝撃係数 inbr,r，inbr,s

を示す．inbr,sは，過小に評価しないよう，式 (4.9)の f に基本固有振動数 fr を代入し算出

した．図から，inbr,r，inbr,sともに fr が小さくなるほど大きくなっており，一般的な条件で

は inbr,r は 0.5～5.0程度，inbr,sは 0～0.8程度となることが分かる．inbr,r と inbr,sを比較する

と inbr,r が 10倍程度となることが確認できる．

図-4.30に，式 (4.10)により算出した列車風圧に，図-4.29の衝撃係数を乗じた基準設計
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図- 4.30 提案した設計列車風圧荷重

列車風圧荷重 Pd，現行の設計列車風圧，および式 (4.12)に示す本章で提案する設計列車風

圧荷重 Pd0を示す．Pd0は，現行の設計列車風圧および Pdを包絡するように設定した．図

から，防音壁の固有振動数を 5Hz以上としておけば列車風圧との共振による応答増幅を避

けることできることが分かる．また，防音壁の固有振動数が 5Hz以下の場合，Pd0は現行

の設計列車風圧である 1.0kN/m2を上回り，防音壁の固有振動数が 3Hz以下となると，破

壊の照査に従来から用いられている風荷重 3.0kN/m2以上となり，列車風圧が支配的な設計

条件になることが確認できる．

Pd0 =

 6− fr (1 ≤ fr ≤ 5)

1 (5≤ fr )
(4.12)
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Pd0 =

 13− 1.5 fr (1 ≤ fr ≤ 7)

2.5 (7 ≤ fr )
(4.13)

4.6 まとめ

本章では，共振が懸念される H = R.L.+ 4.0m程度の背の高い防音壁を対象に，高速列車

通過時に作用する列車風圧および列車荷重に対する設計方法を提案することを目的に，測

定・数値解析を行い，以下の結論を得た．

1) 列車風圧による防音壁の応答は，列車風圧パルスの加振振動数と防音壁の固有振動数

に依存する共振現象を基本メカニズムとし，これに後尾部パルスが重畳する現象であ

ることを明らかにした．

2) 列車荷重による防音壁の応答は，列車荷重に加振される中間スラブの振動が防音壁に

伝達することに起因する．

3) 列車通過時の防音壁の応答において，200km/h以下の低速領域では列車荷重による応

答が支配的となる一方，列車速度 200km/h以上の高速領域では列車風圧による応答

が 90%以上を占め，設計においては列車風圧のみを考慮すればよい．

4) 列車風圧による防音壁の共振を一般化する手法として，マルチボディーによる振動モ

デルを提案した．併せて，防音壁の固有振動数，支柱数，列車速度，ピーク間距離等

のパラメータの影響度を評価し，一般的な条件においては，共振効果による衝撃係数

が 0.5～5.0程度となることを示した．

5) 後尾部パルスによる重畳効果を，1自由度系の自由振動理論により一般化できること

を示した．併せて，防音壁の固有振動数，減衰比，列車長，後尾部パルスの大きさ等

のパラメータの影響度を評価し，一般的な条件においては，重畳効果による衝撃係数

が 0～0.8程度となることを示した．

6) 防音壁の設計法として，シミュレーションによる手法と簡易法を提案した．シミュ

レーションによる手法では，列車風圧のモデル化手法について，本測定結果および既

往の新幹線の測定結果に基づき提案した．簡易法については，防音壁の固有振動数が

5Hz以下の領域で従来用いられてきた 1.0kN/m2以上の値を与える設計列車風圧を提

案した．
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表- 4.7 記号対応表（4章）
H 防音壁高さ
P 列車風圧のピーク値
ρ 空気密度 (1.25kg/m3)
v 列車速度 (m/s)

Cp 速度圧 (ρ v 2/2)に対する圧力変動最大値の比を表す圧力係数
Pin(+) 列車風圧の先頭部の正側のピーク値
Pin(−) 列車風圧の先頭部の正側のピーク値
Pout(+) 列車風圧の後尾部の負側のピーク値
Pout(−) 列車風圧の後尾部の負側のピーク値
Cp,in(+) 列車風圧の先頭部の正側の圧力係数
Cp,in(−) 列車風圧の先頭部の正側の圧力係数
Cp,out(+) 列車風圧の後尾部の負側の圧力係数
Cp,out(−) 列車風圧の後尾部の負側の圧力係数

Kin 列車風圧の先頭部の正圧から負圧に変化する際の圧力勾配
Kout 列車風圧の後尾部の負圧から制圧に変化する際の圧力勾配
l in 列車風圧の先頭部の正負圧ピーク間の距離
lout 列車風圧の後尾部の正負圧ピーク間の距離
Fi 数値解析に導入した線移動荷重
qlk 列車風圧の設計分布荷重の特性値
k1 車両の先頭形状の影響を考慮する係数
k2 局所部に作用する列車風圧の最大値を考慮する係数
ag 軌道中心からの離れ
Ec コンクリートヤング率
V 列車速度 (km/h)

inbr 防音壁の衝撃係数
mr 質量
kr H鋼支柱剛性
kr0 両端の RC壁の剛性を含んだ H鋼支柱剛性
kc H鋼支柱間の接続剛性
fr PC板による隣接 H鋼支柱との連成を考慮しない防音壁の固有振動数
fr’ PC板および地覆部の接続を考慮した固有振動数
nn 防音壁の支柱数

inbr,r 防音壁の固有振動モードによる共振効果の衝撃係数
x 変位
A 初期条件に依存する定数
ξ 減衰定数
f 固有振動数
ϕ 位相
lv 列車長
β 後尾部パルスの先頭部パルスに対する大きさの比

inbr,s 後尾部パルスによる重畳効果の衝撃係数
Pd0 設計列車風圧
Pd 基準列車風圧
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第5章 地震時における防音壁と構造物間の動的相互
作用

5.1 はじめに

4章で述べたように，防音壁の構造性能を決定する H鋼支柱の設計には，風荷重，高欄

推力，飛雪荷重，列車風圧等が考慮される 5.1)．その中でも風荷重 5.2)が支配的な作用とな

る場合が多く，風速 50m/s程度を想定した設計荷重 3.0kN/m2に対して，防音壁支柱の H

鋼の降伏耐力を確保するように設計されるのが一般的であった．

本章で主として取り扱う地震の影響であるが，高架橋の降伏震度を想定した kh=0.7程度

の静的作用として考慮される程度で，設計風荷重 3.0kN/m2が震度に換算すると kh=2.0程

度に相当することから実務設計において支配的な条件とはなってこなかった．

従来は，防音壁高さ H =レールレベル+ 2.5m程度（以下，レールレベルを「R.L.」と記

載する）までの比較的剛な防音壁 5.3)が一般的であったため，設計において防音壁が共振

増幅に至るケースまでを設計上想定する必要がなかった．一方，近年，整備新幹線の建設

が進むにつれ，背の高い防音壁の開発ニーズが増してきた．背の高い防音壁を実用化する

場合には，その固有振動数が低くなるため，高速列車周りの列車風圧変動 5.4)や，地震動

時の構造物応答との共振による動的応答増幅が懸念される．

土木構造物上に設置される附帯構造物の地震時安全性に関する研究は，道路構造物の標

識柱，照明柱 5.5),5.6)，鉄道構造物の電車線柱 5.7),5.8)等を対象として過去に行われてきた．こ

れらの付帯構造物は比較的重量が小さく，附帯構造物/主構造物との質量比が一般的に 1/100

以下となることから附帯構造物/主構造物間の動的相互作用の影響は顕著とならない特徴が

ある．一方，本章で対象とする鉄道構造物上に設置される防音壁は，線路方向に連続した

附帯構造物であり，重量も大きく，その動的挙動は主構造物との強い連成を示すという特

徴を有する．加えて，過去の検討では，L1地震時のように構造物がほぼ弾性応答する場合

の共振現象や，附帯構造物/主構造物との相互作用について詳細に言及した検討は行われて

いない．

本章では，R.L. + 3.5mまでの背の高い防音壁の地震時応答特性の把握およびその耐震設

計法の提案を目的として，5.3では，現地測定，数値解析に基づき，背の高い防音壁の破壊

形態を明らかにした上で，構造物の弾性応答性状，防音壁と構造物との相互作用，構造物

からの回転入力等が，防音壁の地震時応答に及ぼす影響を定量化した．5.4において，それ

らの結果を踏まえて防音壁の合理的な耐震設計法を提案した．
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図- 5.2 対象防音壁の構造図

5.2 検討方法
5.2.1 対象防音壁

図-5.1，図-5.2に，本章で対象とした直型および半雪覆型の防音壁の写真，構造図をそれ

ぞれ示す．防音壁には建設地域，年代により多くの構造形式が存在するが，本章では一般的

な直型および，積雪が多い地域での採用の多い半雪覆型防音壁を検討対象とした．従来の

防音壁は高さH = R.L.+2.0mまでのものが主であったが，本章では最大でH = R.L.+4.0m
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表- 5.1 測定対象防音壁一覧

No. 構造形式 スパン(m) 防音壁形式 高さ(m)

1 PC桁 29 直型 R.L.+2.0m

2 RC桁 12 半雪覆型 R.L.+2.0m

3 RC桁 19 直型 R.L.+3.5m

4 PC桁 29 直型 R.L.+3.5m

5 RC桁 15 半雪覆型 R.L.+3.5m

6 ラーメン高架橋 60 半雪覆型 R.L.+3.5m

7 RC桁 10 半雪覆型 R.L.+2.0m

8 RC桁 10 半雪覆型 R.L.+3.953m

9 ラーメン高架橋 40 半雪覆型 R.L.+3.953m

までのものを対象とした．整備新幹線で導入されている防音壁は，H鋼とそれを支える高

欄および PC板により構成されるものが一般的である．RC高欄で使用されるコンクリート

の設計基準強度は 27N/mm2である．PC板は図-5.2(b)に示すようにゴムクサビと緩衝材を

介して H鋼支柱に圧着される構造となっている．PC板で使用されるコンクリートの設計

基準強度は 40N/mm2で，ヤング係数は 28.1kN/mm2である．

表-5.1に，本章で測定対象とした防音壁の一覧を示す．表中の No. 7，8，9は 4章にて

検討を行った防音壁である．

5.2.2 対象構造物

対象とした構造物は，対象防音壁が多用されている線区の代表的な構造物を抽出し，標

準的な形状で設計されたゲルバー式ラーメン高架橋（以下，「ラーメン高架橋」）52基およ

び壁式橋脚 39基とした．防音壁の地震時応答は，高架橋の振動特性の影響を受けることか

ら，設計図書に基づき構造物の骨格曲線に関する統計調査を行った．

図-5.3に，対象構造物の水平震度・変位関係の骨格曲線調査結果を示す．図から，構造

物高さは，壁式橋脚で 6～9mと比較的狭い範囲，ラーメン高架橋で 7～20mと広い範囲に

分布している．図-5.3(a)から，等価固有周期の逆数である降伏振動数 feqは，壁式橋脚で

0.6～1.3Hzと比較的狭い範囲，ラーメン高架橋で 0.5～2.0Hzと広い範囲に分布している．

一方，降伏震度 khyは，壁式橋脚で 0.3～0.7と比較的広い範囲，ラーメン高架橋で 0.3～0.5

と狭い範囲に分布している．図-5.3(b)から，最大震度 khmaxと khyの関係は，ラーメン高架

橋，壁式橋脚で差はなく概ね khmax/khy=1.4であった．Y点以降の剛性である降伏後剛性 K2

と降伏点割線剛性 Kyの関係は，ラーメン高架橋と壁式橋脚で傾向は異なるが，平均的には

K2/Kyは概ね 0.1程度である．ひび割れによる剛性低下が発生する点（以下，「C点」）に関

するパラメータとして，C点震度 khcとC点の割線剛性に対応する固有振動数 f0を設計図

書から得られる骨格曲線から抽出した．C点は最も骨格曲線の剛性変化が著しい点とした．

図-5.3(c)から，khcと khyは概ね khc/khy=0.1～0.2の関係にあり， f0と feqは概ね f0/ feq=1.0

～2.0の関係にあることが分かる．著者らは，既往の研究で，常時微動測定から得られる構
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図- 5.3 骨格曲線の振動特性の統計調査結果

造物の弾性固有振動数 f0と降伏振動数 feqの関係を調査しており，構造種別に応じて概ね

f0/ feq=2.0～2.5となる 5.7)ことを明らかにしているが，図-5.3(c)の f0/ feqと比較して大き

い値であることが分かる．これは，微小振動時には実構造物の地盤剛性が設計値より 4～

10倍程度大きいため 5.7)である．以上の振動特性に関する統計調査結果を用い，構造物の

パラメータ範囲を設定した．

5.2.3 測定方法

実防音壁における振動特性の把握を目的として，インパルスハンマを用いた衝撃振動試

験による加速度測定を行った．

図-5.4に，加速度測定箇所として，No.5の例を示す．測定点は，防音壁の線路方向およ

び線路直角方向の振動モード形状が把握できるよう，1橋りょうに対し 10箇所程度とした．

加速度計は RION製の圧電式加速度計 PV85とし，National Instruments社のシステム開発
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加速度計（水平方向）

1
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3 4 5
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8

図- 5.4 測定箇所

ソフトウェア Labview上に構築したシステムにより収録を行った．インパルスハンマによ

り励起された減衰振動波形を 10秒程度，サンプリング周波数 2000Hzで収録した．

5.2.4 限界耐力評価モデルを用いた非線形静的解析

図-5.5に，防音壁の破壊形態および限界値を把握するための，限界耐力評価モデルを用い

た解析モデルを示す．に，防音壁の破壊形態および限界値を把握するための，限界耐力評価

モデルを用いた数値解析では，No.5，6の防音壁と同一となる半雪覆型で H = R.L. + 3.5m

の防音壁を対象とした．半雪覆型の防音壁は，同一高さの直型と比較して先端重量が大き

くなることから耐力に対する慣性力が大きくなる．H鋼は 3m間隔に配置されているため，

図-5.5(a)に示すように H鋼を中心にして，線路方向に 3mの支柱 1本分の範囲を解析対象

とした．PC板のモデル化では，PC板の剛性は考慮せず，その質量に相当する慣性力を支

配面積に応じて図-5.2に示すゴムクサビの位置に載荷させた．H鋼，コンクリートはソリッ

ド要素，軸方向鉄筋，用心鉄筋は梁要素，帯鉄筋は埋め込み要素，H鋼とコンクリート間は

インターフェース要素によりモデル化した．地覆内の用心鉄筋はH鋼に孔を空けて貫通し

ている．用心鉄筋とH鋼との応力伝達はないため，埋込み鉄筋要素ではなく，はり要素で

モデル化してH鋼の節点と共有させないモデルとした．H鋼とコンクリート間にあるシー

リング材はモデル化していない．地覆部内にある鉄筋の円弧形状は多角形でモデル化した．

張出スラブは，端部から 800mmの範囲をモデル化した．

図-5.5(b)に，コンクリート，鋼，鉄筋の応力 -ひずみ関係を示す．コンクリート要素の

ヤング係数 Eは 2.65× 104(N/mm2)，ポアソン比 νは 0.2とした．コンクリート要素の圧

縮軟化特性には最大応力 (ひずみ ϵ0 = 2000µ)までは文献 5.1)の曲線部を参考にし，最大応

力以降は圧縮破壊エネルギーを考慮して線形で軟化する曲線を設定した．引張軟化特性に

は，引張破壊エネルギーを考慮した Hordijk式を用いた．ひび割れモデルには回転ひび割

れモデルを用いた．圧縮破壊エネルギーGFcは，中村らによる式 5.10)から算出した．鋼要

素，鉄筋要素のヤング係数 Eは 2.0× 105(N/mm2)，ポアソン比 νは 0.3とした．降伏条件

には von Mises基準を用い，完全弾塑性モデルとした．コンクリートと鉄筋は完全付着を
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図- 5.5 限界耐力評価モデル図

仮定してモデル化した．境界条件は，張出しスラブの端部切断面を完全拘束，モデル両端

の切断面を X軸方向拘束とした．

限界値算出のための限界耐力評価モデルでは，正側 (軌道側)載荷，負側 (外側)載荷の 2

通りの解析を行った．自重による初期状態を再現した後，慣性力を静的に線路直角方向へ

漸増載荷した．自重載荷では，コンクリート，H鋼重量は物体力として，PC板重量は地覆

表面に等分布荷重として載荷した．慣性力載荷では，コンクリート，H鋼重量は物体力と

して，PC板重量は H鋼の載荷方向側のフランジ最外面に質量節点荷重として載荷した．

5.2.5 水平応答評価モデルを用いた数値解析

図-5.6に，防音壁の地震時の応答値を算出するための水平応答評価モデルを示す．図-5.5

に示す限界耐力評価モデルと同様に，線路方向に 3mの支柱 1本分の範囲を解析対象とし

た．図-5.6(a)に示すように，固有振動数等のパラメータの影響を検討しやすいよう，構造
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(b) 骨格曲線 (c) 履歴特性

(a) 解析モデル概念図

図- 5.6 水平応答評価モデル図

物，防音壁の応答をそれぞれ 1自由度で表現した．構造物は非線形ばねおよび線形ダッシュ

ポット，防音壁は線形ばねおよび線形ダッシュポットでモデル化した．防音壁/構造物間の

相互作用を考慮せず，構造物の応答加速度を防音壁に入力する非連成モデルと相互作用を

考慮する連成モデルを構築した．構造物，防音壁のダッシュポットは，それぞれを線形 1自

由度系とした時のモード減衰比が 5%，2%となるよう設定した．構造物が非線形化した後

はこれらのダッシュポットで考慮する粘性減衰に加え，履歴減衰が付加されることとなる．

5.3.1の測定結果によると防音壁のモード減衰比は 1～2%程度であったが，地震時は衝撃振

動試験時より応答振幅が大きくコンクリート部材等の履歴減衰が期待できると考え 2%と

設定した．図-5.6(b)に，骨格曲線の統計調査の結果に基づき設定した構造物の非線形ばね

特性を示す．図に示すように，C点を考慮した骨格曲線と考慮しない骨格曲線を用いた．C

点考慮の骨格曲線では，C点の影響が明確となるよう khc = 0.2khy， f0 = 2.5 feqとした．M

点は，khmax= 1.4khy，K2 = 0.1Ky，に基づき設定し，M点以降は剛性 K3 = 0とした．構造

物の履歴特性は，鉄道構造物に多い RC構造物を想定しコンクリート部材の応答を詳細に

表現できる武田モデル 5.11)とした．

図-5.7に，水平応答評価モデルで用いた入力地震動の時刻歴波形および弾性応答スペク

トルを示す．入力地震動は，G3地盤用の設計地震動である L1，L2スペクトルΙ，L2スペ
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図- 5.7 入力地震動

クトル II（以下，それぞれ「L1(G3), L2speI(G3), L2speII(G3)」）の 3通りとした 5.12)．

応答値算出のための水平応答評価モデルでは，入力地震動として，L1(G3)，L2speI(G3)，

L2speII(G3)の 3通りを用いた．構造物に関するパラメータとして，降伏振動数を feq =

0.4～3.0Hz，降伏震度を khy=0.5～1.0，図-5.7に示す C点の考慮の有無，相互作用をパラ

メータとした．相互作用の影響を評価するため，図-5.6に示す非連成モデル，連成モデル

を用い，連成モデルでは構造物と防音壁の重量比 αnbrを 1，10，100で変化させた．防音

壁に関するパラメータとしては，防音壁の固有振動数を fnbr=1～10Hzとした．

5.2.6 回転応答評価モデルを用いた数値解析

5.2.6.1 解析モデル

図-5.8に，高架橋の回転入力が及ぼす影響を検討するため回転応答評価モデルの解析モ

デルを示す．図-5.5に示す限界耐力評価モデルと同様に，線路方向に 3mの支柱 1本分の

範囲を解析対象とし，梁要素を用いたモデルに構造物中心に配置した巨大質量（防音壁全

重量の 1000倍）の水平，回転方向に，別途算出した構造物の応答加速度を作用させた．回

転入力に対する防音壁の応答は，防音壁高さに依存して大きく変化すると予想されたため，

まず防音壁高さ H(= R.L. + H0)をパラメータとして，H0 =0.5～6.0mの範囲で一般的な条

件を基に防音壁の試設計を行った．高欄高さ (R.L.と等しい)は，新幹線構造物の標準的な

高さとして 1200mmとした．作用を風荷重 3.0kN/m2，作用係数 1.2とした場合に，H形鋼

基部が降伏しない断面寸法を選定した．図中に，H0毎の断面及防音壁の 1次固有振動数

fnbrを示しているが，H0が大きくなる程 fnbrが小さくなっており，2.5～20Hzの範囲とな

ることが分かる．一方，地覆基部以上の単位長さ重量は H0と共に大きくなっており，コン

クリート構造物の単位長さ重量が 300kN/m程度を想定すると構造物/防音壁の重量比 αnbr

は 10～20程度，鋼・合成構造物で 150kN/m程度を想定すると，αnbrは 5～10程度となる

ことが分かる．構造物の降伏振動数 feqは 2.0Hz，降伏震度 khyは 0.7とした．文献 5.12)に

よれば，構造物の水平応答と回転応答の関係は，構造物の降伏変位 δy，降伏回転角 θyの比

kθ(= θy/δy)により整理されており，RCラーメン高架橋で kθ=0.01～0.05程度，壁式橋脚で
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図- 5.9 衝撃振動試験による加速度パワースペクトル (No.5)

kθ=0.01～0.10程度である．これらを勘案し，入力地震動 L2speII(G3)の回転入力 Iθ(m)と

水平入力 IH(rad)の比 (= Iθ/IH)を 0.1とした．

5.3 検討結果
5.3.1 防音壁の固有振動モード

図-5.9に，衝撃振動試験により得られた加速度パワースペクトルとして，防音壁No.5の

測点 4の近傍を加振したときの測点 5の応答を示す．図から，3～20Hz程度の周波数領域

に多くの明確なピークが確認でき，各 H鋼支柱間の連成が予想される．
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(a) 1次モード (3.88Hz)                                             (b) 2次モード (4.81Hz)

(c) 3次モード (6.56Hz)                                             (d) 4次モード (8.93Hz)

(e) 5次モード (19.56Hz)

図- 5.10 固有振動モード形状 (No.5)

図-5.10に，防音壁の固有振動モード形として，No. 5の同定結果を示す．同定には ERA

法 5.13)を用いた．ERA法では，システム次数は 40とし，モード減衰比が 0～5%で複数回

の衝撃振動試験で安定した振動モード形状を示すものを抽出した．図から，1，2次の固有

振動モードではH鋼各支柱が同一方向に挙動するのに対し，それ以上の振動モードでは各

支柱の位相が変化しており，複雑なモード形状となっている．地震時に作用する慣性力は

各質点への同一方向入力であることから，低次の 1，2次の固有振動モードが支配的となる

ことが予想される．

図-5.11に，測定を行った各防音壁の固有振動特性の同定結果を示す．図中の値は 20回

程度の測定結果の平均値である．なお，図-5.11(a)において No.9の 5次振動モード等のよ

うに値が示されていないものや，図-5.11(b)において 2次のモード減衰比の値が 0となって
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図- 5.11 固有振動特性の測定結果

いるものは，振動モード形状が明確でなく同定が難しかったケースである．図-5.11(a)に示

す固有振動数の測定結果から，R.L.+ 2.0mの防音壁では 1次振動モードが 9Hz程度である

一方，R.L. + 3.5mの防音壁では 1次振動モードが 3～5Hz程度に分布し，2次以上の高次

モードも対象によって固有振動数が広い範囲で分布していることが分かる．これは，H鋼

支柱と PC板は，図-5.2に示すようにゴムクサビによって接合され，この圧着の程度はナッ

トの締め付けトルクや，PC板，クサビの据え付け具合に依存して大きく変化するためと考

えられる．例えば，No.9は高次モードでも固有振動数の上昇が小さいことから，接合の程

度が弱いのに対し，No.3は固有振動数の上昇が大きいことから接合の程度が強いと考えら

れる．本章では 5Hz程度までの低次モードが卓越し，同一入力となる地震時の応答を対象

としていることから，3次以降の固有振動モードの影響は小さいものと予想されるが，特に

R.L. + 2.0mでは測定対象が少なかったことも考慮すると，高次モードと接合の関係に関し

ては今後のより詳細な調査が必要である．図-5.11(b)に，1次および 2次固有振動モードの

モード減衰比を示す．図から，No.6の防音壁以外のモード減衰比は概ね 1～2%であること

が確認できる．なお，モード減衰比の測定結果の変動係数は概ね 20～100%程度であった．

また 3次振動モード以上のモード減衰比の測定結果は変動係数が大きいこと，地震時の応

答への寄与が小さいと考えられたことから割愛した．
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(a) 正側載荷 (b) 負側載荷

ステップ5 (kh=0.4)

ステップ8 (kh=0.7)

ステップ21 (kh=2.0)

ステップ11 (kh=1.0)

ステップ5 (kh=0.4)

ステップ8 (kh=0.7)

ステップ21 (kh=2.0)

ステップ11 (kh=1.0)

図- 5.12 コンクリートのひび割れ分布および H鋼のMises応力分布

5.3.2 防音壁の破壊形態および限界値の評価

図-5.12に，限界耐力評価モデル解析結果から得られるコンクリートのひび割れ分布およ

び H鋼の von Mises応力分布を示す．ステップ 5～11まではコンクリートに発生するひび

割れ分布を示し，ステップ 21では H鋼の von Mises応力分布を示す．図から，正側載荷，

負側載荷の両ケースにおいて，震度 0.4程度で高欄天端にひび割れが発生することが確認

できる．その後，震度 0.7程度でひび割れが H鋼に沿って断面変更箇所にまで広がり，震

度 1.0程度でひび割れが 45°の方向に広がり地覆基部にまで到達する． H鋼の von Mises応

力分布から，図に示すステップ 21に近いステップ 26の震度 2.2程度で，初めて高欄天端

付近の圧縮フランジおよびウェブの接合部が降伏応力である 315N/mm2に達する．H鋼の

高欄天端付近の圧縮フランジ全体に塑性化が広がるのが震度 2.5程度である．その後，耐

荷力を保持できず変形が急増し，終局限界に至ることが確認できる．本章では，終局限界

に至る震度を変形が急増する点と仮定し，震度 3.2とした．

図-5.13に，限界耐力評価モデルの静的漸増載荷解析結果から得られた震度-変位関係を
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図- 5.13 防音壁の震度-変位関係

示す．横軸はH鋼折れ点と地覆基部との相対変位である．図から，正側載荷，負側載荷の

両ケースにおいてほぼ同様の挙動となっており，震度 1.0程度まではほぼ弾性挙動，震度

2.5以降に変形が急増し崩壊に至る挙動が確認できる．

5.3.3 水平振動による防音壁の地震時応答の評価

5.3.3.1 線形 2自由度振動理論に基づく周波数応答関数

防音壁の水平振動に対する伝達関数を考察するため，線形 2自由度振動理論に基づき，2

自由度系の各自由度が同様に加振された場合の周波数応答関数を算出する．複数の点 i=1

(防音壁)，2 (構造物)に調和外力 Fiejωt が作用している多自由度系の運動方程式は式 (5.1)

のように記述できる．

Mẍ+Cẋ+ Kx =

F1

F2

 ejωt (5.1)

ここで，M，C，Kはそれぞれ 2× 2の質量，減衰，剛性マトリクス，Fi は外力の絶対値

でスカラーである．式 (5.1)をモーダル変換し xについて解くと式 (5.2)が得られる．

x =
2∑

r=1

∑2
i=1 ϕri Fi

−mrω2 + jmcrω + kr
ϕre

jωt (5.2)

ここで，nはモード数で，mr，cr，krはそれぞれ各モード (r = 1, 2)のモード質量，モード

減衰，モード剛性でスカラー，ϕr は 2×1のモードベクトル，ϕr は ϕr の iに対応する要素で

ある．ωは角振動数， jは虚数単位である．調和外力の振幅 Fiを，外力が作用する点 iの質

量mi，震度 kh，重力加速度 gを用いて，Fi = mikhgのように表す．さらに，防音壁の応答変

位を xnbr，構造物の応答変位を xstrとすると，防音壁と構造物の相対変位 dnbr(= xnbr − xstr)

は，式 (5.3)のように記述できる．



136 第 5章 地震時における防音壁と構造物間の動的相互作用

0.0001

0.001

0.01

0.1

1

10

100

1000

0.1 1 10

|d
n

b
r| 

/ 
d

st

Frequency (Hz)

p
h

a
se

 π

-π

(0.5刻み)

非連成
fstr= 3.0Hz

連成

～

fstr= 0.5Hz

fnbr= 1.0Hz

0.0001

0.001

0.01

0.1

1

10

100

1000

0.1 1 10

|d
n

b
r| 

/ 
d

st

Frequency (Hz)

p
h

a
se

 π

-π

(0.5刻み)

非連成
fstr= 3.0Hz

連成

～

fstr= 0.5Hz

fnbr= 3.0Hz

0.0001

0.001

0.01

0.1

1

10

100

1000

0.1 1 10

|d
n

b
r| 

/ 
d

st

Frequency (Hz)

p
h

a
se

 π

-π

(0.5刻み)

非連成
fstr= 3.0Hz

連成

～

fstr= 0.5Hz

fnbr= 8.0Hz

0.0001

0.001

0.01

0.1

1

10

100

1000

0.1 1 10

|d
n

b
r| 

/ 
d

st

Frequency (Hz)

p
h

a
se

 π

-π

(0.5刻み)

非連成
fstr= 3.0Hz

連成

～

fstr= 0.5Hz

fnbr= 3.0Hz

(a) fnbr=1.0Hz, αnbr=10                              (b) fnbr=3.0Hz, αnbr=10

(c) fnbr=8.0Hz, αnbr=10                              (d) fnbr=3.0Hz, αnbr=1

図- 5.14 線形 2自由度振動理論に基づく防音壁の伝達関数

dnbr = khg
2∑

r=1

ϕr1m1 + ϕr2F2

−mrω2 + jmcrω + kr
(ϕr1 − ϕr2)ejωt (5.3)

防音壁を 1自由度で考えた場合の静的変位 dstは khg/(2π fnbr)2のように記述できる．さら

に，dnbr = |dnbr|ejωtおよび kr/mr = ω
2
r の関係を用いると，動的増幅率 |dnbr|/dstは，式 (5.4)

のように記述できる．ωr は，系の各モードの固有角振動数である．

|dnbr|
dst
=

1
(2π fnbr)2

2∑
r=1

(ϕr1m1 + ϕr2F2)/kr

1− (ω/ωr )2 + 2 jξrω/ωr
(ϕr1 − ϕr2) (5.4)

図-5.13に，式 (5.4)において fnbr=1.0，3.0，8.0Hzとした場合の，線形 2自由度振動理

論に基づく防音壁の動的増幅率 |dnbr|/dstを示す． fnbr=3.0Hz程度で R.L. + 3.5mの比較的

背の高い防音壁相当， fnbr = 8.0Hz程度で R.L. + 2.0mの従来多用されてきた防音壁相当と

なる．防音壁の減衰比は ξnbr = 2%，構造物の減衰比は ξstr = 5%とした．図から，当然な

がら 1自由度系の非連成モデルは fnbrにのみ共振点を示す一方，連成モデルでは fnbr付近

と構造物の固有振動数 fstr付近に共振点が確認でき，防音壁は自身の固有振動モードのみ

ならず，構造物の固有振動モードが卓越する場合にも変形することが確認できる．ところ
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図- 5.15 C点の考慮の有無が防音壁の最大応答震度に及ぼす影響 (αnbr = 100)

で， fnbrは一般的には低くとも 3Hz程度であることから，構造物の地震時応答を支配する

降伏振動数の一般的な値より大きくなる．この場合，図-5.13(b)～(d)に示すように fstr以

上の周波数領域では入力が伝達しにくいことから， fnbr付近の周波数領域においても，連

成モデルによる防音壁の動的増幅率は非連成モデルよりも小さくなる傾向にある．加えて，

図-5.13(b)，(d)から，この程度は αnbrが小さくなる程，また fnbrに対して fstrが小さくな

る程顕著となっていることが確認できる．一方，極端な例ではあるが，図-5.13(a)のように

fnbr ≤ fstrとなる場合には入力が十分に伝達されることから， fnbr付近の周波数領域におい

ても，連成モデルが非連成モデルよりも大きくなる傾向にあることが確認できる．これら

のことに起因して，図-5.12で示したように防音壁/構造物の相互作用に依存して，防音壁

の最大応答震度が変化すると考えられる．

以上から，防音壁の動的増幅率は，構造物の降伏振動数や重量に依存して大きく変化す

るため，防音壁/構造物の相互作用の影響を適切に考慮して，防音壁応答を評価する必要が

あることが明らかとなった．

5.3.3.2 構造物の弾性固有振動数が及ぼす影響

図-5.15に，C点の考慮の有無が防音壁の最大応答震度に及ぼす影響として，重量比αnbr=100

の連成モデルの構造物に基づく，防音壁の最大応答震度を示す．防音壁の最大応答震度は，

線形ばねの作用力と防音壁重量の比から算出した．図から，C点非考慮の場合は，それぞ

れの地震動において，防音壁の固有振動数 fnbrが，構造物の応答周期を支配する降伏振動
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図- 5.16 防音壁/構造物の相互作用が防音壁の最大応答震度に及ぼす影響 (khy = 100)

数 feqと一致する場合，もしくは feqより小さくなる場合に，防音壁の最大応答震度が大き

くなることが確認できる．C点考慮の場合は，L2地震時には，C点非考慮の場合と同等の

応答となり C点の影響は明確に現れていない．一方，L1地震時には C点の影響が顕著に

現れており， feq ≤ fnbr ≤ f0となる場合に，防音壁の最大応答震度が大きくなっていること

が分かる．このことから，L2地震時には，防音壁は構造物の降伏振動数と共振現象を起こ

す可能性がある一方，L1地震時のように構造物がほぼ弾性応答する場合には，防音壁は f0

と共振現象を起こす可能性があることが明らかとなった．この程度は，khyが大きくなる程

顕著となっており，khy=1.0で feq=1.0，2.0Hzの場合には fnbrが f0と概ね一致する領域で

応答震度が 1.5程度となり，防音壁は L1地震時でも比較的大きく応答する．さらに，背の

低い壁式橋脚のように降伏震度，降伏振動数が大きくなる khy=1.0， feq=2.8Hzの場合に着

目すると， fnbrが f0と概ね一致する領域で L1地震時の防音壁の応答震度が 1.8程度とな

り，L2地震時と同等以上となることが確認できる．以上から，L1地震時や降伏震度が高

く，構造物がほぼ弾性応答する場合には，構造物の初期剛性およびひび割れによる剛性低

下の影響を適切に考慮して，防音壁応答を評価する必要があることが明らかとなった．

5.3.3.3 防音壁/構造物の相互作用が及ぼす影響

図-5.16に，防音壁/構造物の相互作用が防音壁の最大応答震度に及ぼす影響として，khy =

1.0，feq = 1.0，2.0Hzの構造物における，図から，feq = 2.0Hzの場合には，fnbr ≤ 1.0Hzの全

ての領域で連成モデルが非連成モデルより小さくなっていることが確認できる．また，αnbr
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図- 5.17 水平振動による防音壁の応答震度 khr,nbr

が小さくなる程，全体的に応答震度が小さくなる傾向にあることが確認できる．feq = 2.0Hz

の場合には，それぞれの地震動において， fnbr = 1.0～2.0Hz程度の領域においては，連成

モデルの応答震度が非連成モデルより大きくなっており， fnbr ≥ 2.0Hzの領域では逆の傾向

となっている．これらは，図-5.14に示したように，防音壁の伝達関数は fnbrと f0もしく

は feqの大小に依存して連成モデルと非連成モデルで変化し，αnbrが小さくなる程連成モ

デルの防音壁の伝達関数が小さくなる傾向があるためである．また，防音壁の固有振動数

が現実的に最も低くなる 3Hzで，コンクリート構造物相当の αnbr = 10の場合に着目する

と，連成モデルの応答は非連成モデルと比較して-50～-30%程度となり，連成を考慮しない

場合には応答を過大に評価する傾向にあることが分かる．

5.3.3.4 連成解析に基づく防音壁の地震時水平応答の評価

図-5.17に，C点の影響，防音壁/構造物の相互作用の影響を考慮した水平振動による防音

壁の最大応答震度 khr,nbrを示す．一般的な範囲では，防音壁の固有振動数と構造物の降伏

振動数の比 fnbr/ feq > 1となる．図から，防音壁の最大応答震度 khr,nbrは fnbr/ feqの相関が

強く， feqに依存せず概ね一定の曲線上に分布することが分かる．図-5.17(a)から，L1地震

動の場合は fnbr/ feq = 2程度で khr,nbrが極大点となる一方，図-5.17(b)から，L2地震動の場

合は fnbr/ feq ≤ 1の領域でも khr,nbrが大きくなり続け，実際には考えにくい領域ではあるが

極大点が fnbr/ feq ≤ 1となることが分かる．これらは，構造物が，L1地震時にはほぼ弾性

応答，L2地震時には大きく塑性化することから見かけの固有振動数が feqよりも小さくな
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表- 5.2 c1～c6のの多変量解析結果

G0 G1 G2 G3 G4 G5

c 1 0 0 0 0 0 0

c 2 0.03 0.03 0.03 0.05 0.04 0.03

c 3 0.15 0.20 0.25 0.35 0.35 0.55

c 4 0 0 0 0 0 0

c 5 0 0 0 0 0 0

c 6 0.25 0.25 0.30 0.35 0.30 0.30

c 1 0.45 1.4 3.6 3.3 2.25 1

c 2 0.10 0.11 0.13 0.13 0.13 0.10

c 3 0.95 0.55 0.00 0.00 0.10 0.65

c 4 0.3 0.75 0.95 0.85 0.75 0.55

c 5 0 0 0 0 0 0

c 6 0.50 0.30 0.35 0.40 0.45 0.45

c 1 1.7 2.7 3.65 3 2 1.05

c 2 0.10 0.13 0.11 0.12 0.11 0.09

c 3 0.60 0.25 0.00 0.15 0.45 0.60

c 4 0.75 0.9 0.85 0.8 0.7 0.55

c 5 0 0 0 0 0 0

c 6 0.35 0.35 0.55 0.50 0.50 0.50

Y b

L1

L2speII

L2speI

Y a

Y a

Y b

Y a

Y b

ることに起因すると考えられる．また，図-5.17(b)，(c)から，降伏震度 khy = 0.7の場合の

方が khy = 0.3の場合より応答が大きくなることが分かる．これは，khyが大きいほど構造

物の応答加速度が大きくなり，かつ構造物が塑性化により長周期化しにくくなるためと考

えられる．図-5.17(b)，(d)から，αnbr = 1の場合は，コンクリート構造物相当の αnbr = 15

の場合と比較して応答が 50%程度となっていることが分かる．

ここで，水平振動による防音壁の応答震度の一般化を試みる．まず，相関の高い fnbr/ feq(=

β)をパラメータとして式 (5.5)に基づき，fnbr/ feq ≦ A1の領域の最大値Ya，および fnbr/ feq ≧

10の領域の最大値 Ybを解析ケース毎に抽出した．なお，L1地震動時は A1 = 2.5，A2 = 5，

L2地震動時は A1 = 1，A2 = 10とした．

khr0,nbr =


Ya (1.0 ≤ β ≤ A1)

(Ya − Yb)
∣∣∣∣ β−10
A1−10

∣∣∣∣A2
+ Yb (A1 ≤ β ≤ 10)

Yb (10≤ β)
(5.5)

次に，地震動毎に Ya，Ybに大きく影響を及ぼすパラメータ khy，αnbrによる多変量解析

を行い，式 (5.6)で示すような 1次関数により，c1～c6の最適化を行う．

 Ya

Yb

 =  c1 c2

c4 c5

  khy

αnbr

 +  c3

c6

 (5.6)

表-5.2に，c1～c6の多変量解析結果を示す．式 (5.5)，式 (5.6)の適用範囲は，fnbr/ feq ≥ 1，

0.3 ≤ khy ≤ 1.1，1 ≤ αnbr ≤ 20である．L1地震動時は構造物が弾性挙動となるため，khyの

係数となる c1，c4は 0となる．



5.3. 検討結果 141

-0.8
-0.6
-0.4
-0.2

0
0.2
0.4
0.6
0.8

2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12

水平入力
回転入力

時間 (s)
地
覆
基
部
曲
げ

モ
ー
メ
ン
ト

(k
N

m
)

H=R.L.+1.0 (m)

-20
-15
-10
-5
0
5

10
15
20

2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12

水平入力
回転入力

時間 (s)

地
覆
基
部
曲
げ

モ
ー
メ
ン
ト

(k
N

m
)

H=R.L.+4.0 (m)

-150
-100
-50

0
50

100
150

2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12

水平入力
回転入力

時間 (s)

地
覆
基
部
曲
げ

モ
ー
メ
ン
ト

(k
N

m
)

H=R.L.+6.0 (m)

(a) H=R.L.+1.0m

(b) H=R.L.+4.0m

(c) H=R.L.+6.0m

図- 5.18 基部曲げモーメントの時刻歴

5.3.4 回転振動による防音壁の地震時応答の評価

図-5.18に，回転振動モデルにより得られた地覆基部曲げモーメントの時刻歴を示す．図

から，各ケースにおいて，水平入力，回転入力による応答の位相が一致しており，同一の

振動モードが励起されていることが分かる．回転入力と水平入力の比 Iθ/IH=0.1に対して，

H = R.L. + 1.0mの場合は，回転入力と水平入力による最大曲げモーメントの応答比Rθ/RH

は 0.16程度，H = R.L.+4.0mの場合はRθ/RHは 0.40程度，H = R.L.+6.0mの場合はRθ/RH

は 0.55程度であり，防音壁高さ Hに依存して Rθ/RH が大きくなることが分かる．

図-5.19に，梁理論による回転/水平の入力と応答の関係を示す．電車線柱に対してはRθ/RH

と Iθ/IH は，高さ H(m)に基づいた式 (5.7)により関係付けられており，H = 10mとすると

回転入力による応答は水平入力による応答の 50～100%となる．図-5.19(a)に示すように，

式 (5.7)は，電車線柱のように上部に重量が集中する構造を対象としていることから，この

まま防音壁に適用することはできない．防音壁は，図-5.19(b)に示すように，高さ方向に対

し概ね等分布重量となることから，γ = 2H/3とした場合の式 (5.7)の適用性を検討する．

Rθ
RH
= γ

Iθ
IH

(5.7)
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図- 5.19 梁理論による回転/水平の入力と応答の関係
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図- 5.20 応答比 Rθ/RH と防音壁高さ Hの関係

図-5.20に，応答比 Rθ/RH と高さ H0の関係を示す．図から，γ = 2H/3とした場合の式

(5.7)と解析結果のRθ/RHが一致しており，等分布重量を仮定することで回転入力による防

音壁応答を評価できることが分かる．一方，γ = Hとした場合の式 (5.7)は Rθ/RH を過大

評価していることから防音壁に適用することは難しいと考えられる．実在構造物の一般的

な範囲として Iθ/IH が 0.1未満，防音壁高さ Hが 5未満とすると，γ = 2H/3とした場合の

式 (5.7)より Rθ/RH は概ね 0.35以下となることが分かる．以上から，回転入力による防音

壁の応答は等分布重量を仮定した梁理論で評価でき，水平振動による応答の概ね 35%以下

となることが明らかとなった．
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図- 5.21 防音壁の設計応答震度

5.4 防音壁の耐震設計法の提案

これまでの検討から，防音壁の地震時応答を適切に評価するためには，防音壁と構造物

の連成を考慮する必要があり，特に L1地震動が入力となる場合には，防音壁と構造物の弾

性固有周期との共振の影響を考慮する必要があることが明らかとなった．本章では，防音

壁の設計応答震度は khrd,nbrを，一般化した水平振動による防音壁の応答震度 khr0,nbrに，回

転振動による影響を考慮するための (1+ 2H
3 kθ)を乗じた形とした式 (5.8)を提案する．

khrd,nbr = khr0,nbr · (1+
2H
3

kθ) (5.8)

ここで，Hは構造物重心からの防音壁の高さ (m)，kθは回転振動による補正係数 5.9)で，

本検討の Iθ/IH と一致し，θ = 0.10程度で概ね安全側の評価となる．

表-5.3に，本検討で対象とした半雪覆型防音壁の地震時応答を式 (5.8)に基づき算出した

結果を示す．対象防音壁は，図-5.2で示したように H = 4.7(m)，また図-5.2で示したよう

に fnbr = 3.3Hzである．加えて，実構造物の重量を考えると αnbr = 2～20となることから，

安全側の評価のために αnbr = 20の条件を仮定した．図から，L1地震時には構造物の降伏

震度，降伏振動数に応じて 0.5～1.8程度，L2スペクトル I地震動時には 0.9～4.1程度，L2

スペクトル II 地震動時には 1.0～4.2程度となることが分かる．

表-5.4に，表-5.3の結果と図-5.10に示した限界値を比較した結果を示す．表から， feq ≥

1.7Hzの領域で，H鋼材が大きく降伏し，終局状態にまで至る可能性があることが分かる．

khr,nbrは，式 (5.8)を基に算出することもできるが，設計での簡易応答評価法として，αnbr =
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表- 5.3 提案耐震設計法の適用結果 (防音壁の地震時応答震度)

(a) L1 (G3)

(b) L2スペクトルI (G3)

(c) L2スペクトルII (G3)

0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1.0 1.1 1.2 1.3 1.4 1.5 1.6 1.7 1.8 1.9 2.0

0.3 0.48 0.56 0.68 0.84 1.01 1.19 1.37 1.54 1.71 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77

0.4 0.48 0.56 0.68 0.84 1.01 1.19 1.37 1.54 1.71 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77

0.5 0.48 0.56 0.68 0.84 1.01 1.19 1.37 1.54 1.71 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77

0.6 0.48 0.56 0.68 0.84 1.01 1.19 1.37 1.54 1.71 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77

0.7 0.48 0.56 0.68 0.84 1.01 1.19 1.37 1.54 1.71 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77

0.8 0.48 0.56 0.68 0.84 1.01 1.19 1.37 1.54 1.71 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77

0.9 0.48 0.56 0.68 0.84 1.01 1.19 1.37 1.54 1.71 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77

1.0 0.48 0.56 0.68 0.84 1.01 1.19 1.37 1.54 1.71 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77 1.77

f eq

k hy

0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1.0 1.1 1.2 1.3 1.4 1.5 1.6 1.7 1.8 1.9 2.0

0.3 0.86 0.87 0.89 0.93 1.02 1.13 1.28 1.46 1.66 1.88 2.11 2.35 2.59 2.84 3.08 3.33

0.4 0.97 0.98 1.00 1.05 1.13 1.24 1.39 1.57 1.77 1.99 2.22 2.46 2.70 2.95 3.19 3.44

0.5 1.08 1.09 1.11 1.16 1.24 1.36 1.51 1.68 1.88 2.10 2.33 2.57 2.81 3.06 3.31 3.55

0.6 1.20 1.20 1.22 1.27 1.35 1.47 1.62 1.80 2.00 2.21 2.44 2.68 2.92 3.17 3.42 3.66

0.7 1.31 1.31 1.33 1.38 1.46 1.58 1.73 1.91 2.11 2.32 2.55 2.79 3.04 3.28 3.53 3.77

0.8 1.42 1.42 1.44 1.49 1.57 1.69 1.84 2.02 2.22 2.44 2.67 2.90 3.15 3.39 3.64 3.89

0.9 1.53 1.54 1.56 1.60 1.69 1.80 1.95 2.13 2.33 2.55 2.78 3.02 3.26 3.51 3.75 4.00

1.0 1.64 1.65 1.67 1.72 1.80 1.91 2.06 2.24 2.44 2.66 2.89 3.13 3.37 3.62 3.86 4.11

f eq

k hy

0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1.0 1.1 1.2 1.3 1.4 1.5 1.6 1.7 1.8 1.9 2.0

0.3 0.97 0.98 1.00 1.05 1.13 1.24 1.39 1.57 1.77 1.99 2.22 2.46 2.70 2.95 3.19 3.44

0.4 1.08 1.08 1.10 1.15 1.23 1.35 1.50 1.68 1.88 2.10 2.32 2.56 2.81 3.05 3.30 3.54

0.5 1.18 1.19 1.21 1.26 1.34 1.45 1.60 1.78 1.98 2.20 2.43 2.67 2.91 3.16 3.40 3.65

0.6 1.29 1.29 1.31 1.36 1.44 1.56 1.71 1.89 2.09 2.31 2.54 2.77 3.02 3.26 3.51 3.75

0.7 1.39 1.40 1.42 1.47 1.55 1.67 1.82 1.99 2.19 2.41 2.64 2.88 3.12 3.37 3.61 3.86

0.8 1.50 1.50 1.52 1.57 1.65 1.77 1.92 2.10 2.30 2.52 2.75 2.98 3.23 3.47 3.72 3.96

0.9 1.60 1.61 1.63 1.68 1.76 1.88 2.03 2.20 2.40 2.62 2.85 3.09 3.33 3.58 3.82 4.07

1.0 1.71 1.71 1.73 1.78 1.86 1.98 2.13 2.31 2.51 2.73 2.96 3.19 3.44 3.68 3.93 4.17

f eq

k hy

20，kθ = 0.1，H = 5(m)の条件のもとに，L1，L2地震動の各地盤条件の結果を包絡するよ

うに導出した図-5.21を提案する．図上の fnbrは，図の横軸 fnbr/ feqの値を基に feqの値を

仮定して導かれるものである．

図-5.21から，防音壁の固有振動数 fnbrは現実的には図-5.8で示したとおり 3Hz以上とな

り，また構造物の降伏振動数 feq=0.5～2Hzであることを考慮すると，最も厳しい設計条件

となる β = fnbr/ feq = 1.5の場合は khyに応じて khrd,nbr=3.2～5.5となることが分かる．

図-5.22に，防音壁の設計荷重の比較を示す．具体的には，図-5.21で提案した防音壁の設

計震度と，4章にて提案した設計列車風圧荷重，および従来から用いられている設計風荷

重を，防音壁の固有振動数 fnbrを横軸として比較した．防音壁の重量は概ね 1.5kN/m2であ

ることから，設計荷重をこの値で除することで水平震度と比較することが可能となる．つ

まり，設計風荷重 3.0kN/m2は khrd,nbr=2.0に対応することとなる．

図から，構造物の降伏振動が数 feq=0.5，1.0のように剛性が比較的低い構造物の場合には，

地震動に対する設計震度が比較的小さくなり，fnbr ≥ 4の領域では設計風荷重が，3 ≤ fnbr ≤ 4

の領域では設計設計列車風圧荷重が，支配的な設計荷重となることが分かる．構造物の降

伏振動が数 feq=2.0のように剛性が比較的高い構造物の場合には，降伏震度にも寄るが，特
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表- 5.4 提案耐震設計法の適用結果 (防音壁の限界値と応答値の比較)

0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1.0 1.1 1.2 1.3 1.4 1.5 1.6 1.7 1.8 1.9 2.0

0.3

0.4

0.5

0.6

0.7

0.8

0.9

1.0

f eq

k hy

0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1.0 1.1 1.2 1.3 1.4 1.5 1.6 1.7 1.8 1.9 2.0

0.3 降伏 降伏 降伏 降伏 降伏 終局

0.4 降伏 降伏 降伏 降伏 終局 終局

0.5 降伏 降伏 降伏 降伏 降伏 終局 終局

0.6 降伏 降伏 降伏 降伏 終局 終局 終局

0.7 降伏 降伏 降伏 降伏 終局 終局 終局

0.8 降伏 降伏 降伏 降伏 終局 終局 終局 終局

0.9 降伏 降伏 降伏 降伏 降伏 終局 終局 終局 終局

1.0 降伏 降伏 降伏 降伏 降伏 終局 終局 終局 終局

k hy

f eq

0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1.0 1.1 1.2 1.3 1.4 1.5 1.6 1.7 1.8 1.9 2.0

0.3 降伏 降伏 降伏 降伏 終局

0.4 降伏 降伏 降伏 降伏 降伏 終局

0.5 降伏 降伏 降伏 降伏 終局 終局

0.6 降伏 降伏 降伏 降伏 降伏 終局 終局

0.7 降伏 降伏 降伏 降伏 終局 終局 終局

0.8 降伏 降伏 降伏 降伏 降伏 終局 終局 終局

0.9 降伏 降伏 降伏 降伏 終局 終局 終局 終局

1.0 降伏 降伏 降伏 降伏 降伏 終局 終局 終局 終局

k hy

f eq

(a) L1 (G3)

(b) L2スペクトルI (G3)

(c) L2スペクトルII (G3)

に防音壁の固有振動数が低い場合に，地震動に対する設計震度が支配的となる場合が多く

なり，一方防音壁の固有振動数が高い場合には設計風荷重が支配的となることが分かる．

5.5 まとめ

本章では，H = R.L. + 4.0mまでの背の高い防音壁の地震時応答特性の把握およびその耐

震設計法の提案を目的に，現地測定や非線形静的解析，非線形水平応答解析，線形回転応

答解析に基づいた検討を行い，以下の結論を得た．

1) 非線形静的解析による結果から，対象とした高さ H = R.L. + 3.5mの半雪覆型防音壁

は，震度 0.4程度で高欄天端のひび割れ，震度 2.2程度でH鋼の降伏，震度 3.2以降

で崩壊となる破壊形態となる．

2) 非線形水平応答解析による結果から，防音壁の動的増幅率は，構造物の降伏振動数や

重量に依存して大きく変化する．防音壁の固有振動数が 3Hzで，コンクリート構造

物の場合，防音壁の応答は構造物との連成の影響で-50～-30%程度となり，連成を考

慮しない場合は応答を過大に評価する傾向にある．
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図- 5.22 防音壁の設計荷重の比較

3) 非線形水平応答解析による結果から，L2地震時には，防音壁は構造物の降伏振動数と

共振現象を起こす一方，L1地震時のように構造物がほぼ弾性応答する場合には，防

音壁は弾性固有振動数と共振現象を起こす．この程度は，降伏震度が大きくなる程顕

著となり，背の低い壁式橋脚のように降伏震度，降伏振動数が大きい場合には，L1

地震時の防音壁の応答震度が 1.8程度となり，L2地震時と同等以上となる．

4) 線形回転応答解析による結果から，回転入力による防音壁の応答は等分布重量を仮定

した梁理論で評価でき，水平振動による応答の概ね 35%以下となる．

5) 構造物の弾性応答性状，降伏振動数，降伏震度，防音壁と構造物の相互作用，回転振

動の影響を考慮した防音壁の設計応答震度の簡易評価法を提案した．
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表- 5.5 記号対応表（5章）
H 防音壁高さ
H0 高欄高さを含まない防音壁高さ
khy 構造物のひび割れ震度（初期剛性変化点）
khy 構造物の降伏震度

khmax 構造物の最大震度
K0 構造物のひび割れ発生前の初期剛性
Ky 構造物の降伏点活線剛性
K2 構造物の降伏点以降の剛性
K3 構造物の最大点以降の剛性
fstr 構造物の固有振動数
f0 構造物の弾性固有振動数
feq 構造物の降伏振動数
fnbr 防音壁の固有振動数
αnbr 構造物/防音壁の単位長さ重量の比
E ヤング率
ν ポアソン比

GFc 圧縮破壊エネルギー
δy 構造物の降伏変位
θy 構造物が降伏時の天端の回転角
kθ 構造物が降伏時の回転角と変位の比 (= θy/δy)
IH 防音壁に入力される構造物の応答加速度の水平成分
Iθ 防音壁に入力される構造物の応答加速度の回転成分
RH 水平成分による防音壁の応答曲げモーメント
Rθ 回転成分による防音壁の応答曲げモーメント
mr r 次モード質量
kr r 次モード剛性
ωr r 次角固有振動数
ϕr r 次モードベクトル
ω 角振動数

xstr 構造物の動的応答変位
xnbr 防音壁の動的応答変位
dnbr 防音壁の動的応答変形量
dst 防音壁の静的応答変形量
ζstr 構造物のモード減衰比
ζnbr 防音壁のモード減衰比

khr,nbr 防音壁の応答震度
khrd0,nbr 一般化した水平振動による防音壁の応答震度
khrd,nbr 防音壁の設計応答震度

h 構造物高さ
µr 構造物の応答塑性率

Fnsp 非線形応答スペクトルにより応答塑性率を求める関数
Fy 構造物の降伏耐力
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本論文では，従来未検討で設計では考慮されてこなかった鉄道高架橋と各種対象間に発

生する動的相互作用に焦点をあて，この影響を考慮した動的応答設計法の開発を行うこと

を目的に，実構造物の各種計測と，動的相互作用を考慮した精緻な数値解析を併用して検

討を行ってきた．

第 2章では，構造物と隣接構造物の常時微動下の動的相互作用の影響を明らかにした上

で，常時微動測定により同定した鉄道高架橋の弾性固有周期を基に，等価固有周期を推定

する手法を提案した．具体的には，鉄道構造物で一般的な形式 RCラーメン高架橋 130基

とRC橋脚 86基を対象に，有限要素モデルを用いた線形応答解析および静的非線形解析を

実施し，高架橋群の振動モード形状の特徴を利用して，固有振動モードを効果的に同定す

る手法を提案し，ラーメン高架橋の弾性固有周期を 5%以内の誤差で同定できることを示

した．さらに，ラーメン高架橋の弾性固有周期/等価固有周期の比が構造形式に応じてほぼ

一定値となることを示し，この関係を利用した換算法により 10%程度の誤差で，常時微動

測定から等価固有周期を推定できることを示した．橋脚に対しては，隣接構造物との連成

や地盤条件のばらつき等の影響を受け易い構造物であることから，誤差が大きくなること

を明らかにした．

第 3章では，構造物と鉄道車両の地震時の動的相互作用の影響を考慮した鉄道構造物の

耐震設計法を提案した．鉄道車両を 31自由度のマルチボディシステム，車輪/レール間の接

触をHertzの接触ばね，クリープ力，フランジ圧，構造物を 1自由度の非線形トリリニアモ

デルで詳細に考慮した数値モデルにより，車両系の動的効果により，地震動の周波数特性，

構造物の塑性化の程度，構造物の降伏振動数に依存して応答塑性率は最大で-50～+20%の

間で変化すること，列車の集中荷重効果により，列車重量を等分布で想定するよりも構造

物の地震時応答は大きくなることが明かとなった．加えて，耐震性能評価における列車重

量の簡易モデル化手法として，動的解析の場合には車両系の動的効果を等価重量率を用い

て評価する等価重量法を，静的解析の場合には等価慣性力法を提案した．

第 4章では，構造物と防音壁の列車通過時の動的相互作用の影響を明らかにした上で，

防音壁の列車通過時の動的設計法の提案を行った．実測により妥当性を検証した詳細な動

的相互作用解析から，列車通過時の防音壁の応答において，列車速度が 200km/h以下の場

合は列車荷重による構造物/防音壁間の動的相互作用に起因する応答が支配的となる一方，

200km/h以上の場合は列車風圧による応答が 90%以上を占め，設計においては列車風圧の

みを考慮すればよいこと，列車風圧による防音壁の応答は，列車風圧パルスと固有振動モー

ドによる共振効果，後尾部パルスの重畳効果により増幅されること等を解明した．さらに，
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列車通過時の防音壁の動的応答を一般化し，防音壁の設計法として，シミュレーションに

よる手法と簡易法を提案した．

第 5では，構造物と防音壁の地震時の動的相互作用の影響について取り扱う．初めに，有

限要素法による非線形静的解析を実施し，防音壁の耐震性能や破壊形態を把握した．さら

に，非線形動的解析により，弾性固有周期の影響や主構造物の天端回転，防音壁/構造物間

の動的相互作用等の影響度と，地震時の動的応答を評価した．さらに，設計応答震度の設

計式を提案するとともに，対象とした半雪覆型防音壁への適用例を示した．

本論文で得られた知見により，優先度の高い動的相互作用関連の研究に関して一定の成

果が達成されたと考えている．しかしながら，動的相互作用に関する研究対象はまだ残っ

ており，その中でも今後の課題として残っているのもは以下の通りである．

構造物/隣接構造物の常時の動的相互作用に関する研究は，特に桁式高架橋区間の固有振

動モードの連成の定量的な評価が必要である．振動を利用した健全度診断の需要は，構造

物の老朽化と重なって大きくなると予想される．桁式高架橋区間の固有振動モードの同定

精度の向上のためにも，数百メーター線区単位の振動モードの測定が必要考えている．

構造物/隣接構造物の地震時の動的相互作用に関する研究は，本論文で対象した範囲では

ないが，上記した常時に加え強い非線形性が加わることから，難易度が一層高くなる．現

行の振動単位に分けた設計法が必ずしも実挙動に対応するとは限らないため，相互作用の

定量的な評価と合理的な耐震設計への考慮方法が必要と考えている．

鉄道車両/構造物の鉛直方向の常時の動的相互作用に関する研究も，本論文で対象した範

囲ではないが，これまでに一部検討はされているものの，定量化と設計法への反映にまで

は達していない．特に軽い鋼橋への影響は大きくなると予想され興味深い．

鉄道車両/構造物の水平方向の地震時の動的相互作用に関する研究は，本論文で対象とし

ていない線路方向には未着手のままであるため，今後体系的な検討が必要と考えている．

最後に，防音壁に関しては，その柔軟な構造とき動的応答増幅の程度から，共振を考慮

した疲労設計が必要と考えている．今後体系的な検討が必要と考えている．
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