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トラス橋の静的リダンダンシー評価を行う際には，破断想定部材の健全時の断面力に衝撃係数を乗じ
たものを，その部材の両端の格点部に逆向きに作用させた上で応力照査を行う．衝撃係数には広く 1自
由度系の応答値から算定される 1.854が用いられているが，トラス橋への適用性は十分には確認されて
いない．線形解析の範疇ではトラス橋の衝撃係数が求められているが，橋梁の崩壊に至る塑性変形の影
響については明らかにされていない．そこで本研究では，トラス橋の部材破断時の材料非線形性と幾何
学的非線形性を考慮した動的解析・静的解析を行い，それぞれの非線形性が動的効果の大きさに及ぼす
影響の定量的評価を試みた．その結果，材料非線形性が動的効果に及ぼす影響は 30%程度になることが
ある．

Key Words: steel truss bridge, nonlinear dynamic finite element analysis, dynamic effect, material non-
linearity, geometrical nonlinearity

1. はじめに

米国における落橋事故1)や日本の斜材破断事故2)か
ら，橋梁のリダンダンシー評価の重要性が増してきてい
る．リダンダンシーとは，橋梁のある部材が損傷しても
荷重伝達経路の冗長性などによって，その他の部材が破
断部材の断面力を負担し，橋梁全体の崩壊に至らない性
能である．その評価は構造解析を用いて一部材の損傷が
橋梁全体の進行的崩壊に至るか否かの検討によって行な
われる．リダンダンシーを定量的に評価することができ
れば，対象橋梁の部材ごとの点検優先度を定めることが
できるため，近い将来予想される土木構造物の老朽化問
題に向けて，合理的な維持管理計画に寄与するものとし
て期待されている．

リダンダンシー評価を行なう際には，部材破断時に生
じる荷重再分配の動的な効果を考慮することが望まし
い．一般的な静的リダンダンシー解析では，この破断時
の動的な効果は，健全時の断面力に衝撃係数 I を乗じ，
破断を想定した部材の両端に逆向きに作用させる（破断
荷重）という方法で考慮される．この衝撃係数は減衰定
数 5%の 1自由度系の振動の応答から得られる 1.854が
広く用いられている3)．しかしながら，トラス橋は多数
の部材により構成され，部材破断後の動的な挙動は多自
由度系であることから， 1自由度系の振動の応答値を仮
定したことの妥当性について十分な確認がされていると
は言えない．これに対し，後藤ら4)は弾性微小変位の静
的解析と動的解析を用いてトラス橋の全体系を考慮し
た衝撃係数の算定を試みており，破断を想定する部材に
よって衝撃係数の値は異なることを報告している．ただ
し，鋼トラス橋の崩壊過程を考える際に重要である部材
の材料非線形性が動的効果に及ぼす影響は明らかにされ
ていない．そこで本研究では，材料非線形性と幾何学的
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図–1 解析対象一般図（単位 : mm）

非線形性の考慮が橋梁全体系の動的効果に及ぼす影響の
定量評価を試みる．

2. 検討の対象
(1) 解析対象
本研究では，斜材破断事故が発生した木曽川大橋と
同規模（全長 70.63 m，幅員 8.6 m，高さ 8.5 m）の単純
支持鋼下路式ワーレントラス橋を解析対象とした．対
象橋梁の一般図を図–1に示す．図中左の固定支点側か
ら支間中央に向けて順に上弦材をU1～U3，斜材をD1
～D7，下弦材を L1～ L4，格点部を J1～ J8と呼ぶこ
ととする．なお，対象橋梁は橋軸方向において支間中央
で左右対称となる構造であり，対称な位置にある部材に
は「’」をつけてU1’や J7’などと呼ぶ．
(2) 有限要素モデル
静的および動的解析には汎用有限要素解析ソフ
トNX-NASTRANを 用 い た．RC床 版 はYoung係
数 2.65 × 104 N/mm2，Poisson比 0.17，質量密度
2.35× 103 kg/m3の弾性体とし，平面シェル要素を用い
てモデル化した．床版以外の部材は全て梁要素でモデル
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図–2 動的解析における破断のモデル化

化している．本研究では塑性変形が動的効果に及ぼす影
響を検討するために，材料非線形を考慮するモデル（弾
塑性モデル）と材料非線形を考慮しないモデル（弾性モ
デル）で解析を行うが，想定する鋼材は全てSM400と
し，Young係数 2.11 × 105 N/mm2，Poisson比 0.3，
質量密度 7.85 × 103 kg/m3とした．弾塑性モデルでは
鋼の，初期降伏応力を 235 N/mm2，硬化係数をYoung
係数の 1/100倍とし，等方線形硬化則を用いた．また，
本研究ではトラス橋の幾何学的非線形性を考慮したモデ
ル（大変位モデル）と幾何学的非線形性を考慮しないモ
デル（微小変位モデル）についても，材料非線形性の有
無と組み合わせて解析を行う（例：材料非線形性を考慮
し，かつ，幾何学的非線形性を考慮するモデル =弾塑性
大変位モデル）．
荷重は道路橋示方書に準じ，動的解析・静的解析とも
に死荷重Dと活荷重 L（B活荷重 L荷重）を与える．
ただし，NCHRP5)では，部材破断時は活荷重の 0.5倍
に対して崩壊しないことが求められているので，本研究
においてもD+0.5Lを部材破断時の基準として用いるこ
ととする．破断想定部材は，図–1に示す引張斜材D2・
D4とするが， p1荷重の位置は破断想定部材に最も不利
な応力がはたらくようにした．また，破断時の動的解析
ではRayleigh減衰を仮定し， 5%減衰の 1自由度系の
動的応答モデルとの比較を行なうために破断想定部材を
除去したモデルにおける構造減衰比が 5%となるように
設定した．また，時間積分間隔は 1.0× 10−3 sとした．

3. 動的効果の定量化
後藤ら4)の手法を参考に，図–2に示す手順で部材の破
断をモデル化した．まず，健全時の格点部に作用する軸
力 N0を求める (I)．つぎに，破断部材を取り払ったモデ
ルの破断部材が接続されていた格点部に， (I)で求めた
N0を外力として作用させて破断前の状態を保つ (II)．そ
して，破断所要時間 Tf により N0を線形にゼロへ減少さ
せて破断を再現する (III)．
また，本研究では部材破断時の動的な効果を考慮した
破断荷重の大きさについて検討を行うために，図–3のよ
うに破断荷重を作用させ，荷重パラメータを aとする漸
増載荷を行なう．一般的に用いられている衝撃係数に相
当する，本研究で求めた動的効果を定量的に表す係数を
「動的増幅率」と呼ぶこととする．その動的増幅率を求
めるための具体的な手順を以下に示す．

手順 1 健全時の静的解析を行なう．破断想定部材の軸力
と，部材 iごとに軸方向全ひずみの絶対値が最大と
なる ε(0)

si を求める．
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図–3 破断荷重の載荷方法

手順 2 部材破断時の動的解析を行なう．軸方向全ひずみの
動的応答値の絶対値が最大値である εdi を求める．
ただし，動解析の応答値 εdi が発生する時間は部材
によって異なる．

手順 3 図–3に示すような部材破断時の静的解析を行な
う．はじめに a = 0のときの，軸方向全ひずみの絶
対値が最大である εsi(0)を求める．つぎに， aを漸
増させ εsi(a)を求め， εsi(a)の絶対値が εdi の絶対
値を越えた直後の aを ai とする．

手順 4 破断想定部材を取り去っている状態で破断荷重がゼ
ロ (a = 0)の時，破断後の新たなつり合い状態であ
ることと等しい．よって I = 1に相当すると考えら
れるので， αi := ai + 1を部材ごとの動的増幅率と
する．

4. 解析結果
(1) 部材ごとの動的増幅率
後藤ら4)は，破断時の静的なひずみの増分の絶対値
|εsi(0)−ε(0)

si |が大きい部材の衝撃係数はある一定値に収束
すると述べている．代表的なものとして，斜材D2破断
時の弾塑性大変位モデルにおける，本手法で得られた動
的増幅率 αi と εsi(0)− ε(0)

si の関係を図–4に示す．参考の
ため衝撃係数 1.854も併せて示す．本手法でも |εsi(0) −
ε(0)

si |が大きいほど αi は減少し，ある一定値に収束して
いる．また，図–4中の赤丸と青丸は，破断時の動的解析
を行った際，それぞれ圧縮応力もしくは引張応力により
降伏ひずみに到達した部材を表す．図–5にはそれらの部
材の位置を示すように，隣接する部材の多くが破断想定
部材の断面力を補い，塑性変形生じている事がわかる．
また，動的増幅率が一定値に収束している部材の多くが
負担した結果，塑性変形が生じていることが分かる．以
上から， |εsi(0) − ε(0)

si |が大きい部材はリダンダンシー評
価の際に注目するべき部材であることが言える．
(2) 橋梁全体系の動的増幅率
部材ごとに求められた動的増幅率 αi は図–4に示すよ
うに，部材によってその大きさはおよそ 1.2～ 4.4の範
囲で様々である．しかし，実務では動的増幅率を部材ご
とに求めて，それを個別に変化させて照査を行うことは
現実的ではない．橋梁全体で一律の動的増幅率を用いる
ことが合理的であると考えられる．
前節でも述べたように，図–4から，静的なひずみ増分
|εsi(0) − ε(0)

si |の大きい部材は，リダンダンシー評価にお
いて重要となる部材である．一方で，動的増幅率が収束
値よりも大きく，静的なひずみ増分の小さい部材は，動
的増幅率と静的なひずみ増分の積から求められるであろ
う動的なひずみ増分の値も小さい．そこで後藤ら4)は，
静的増分と動的増分の関係から最小二乗法を用いて，ト
ラス橋全体の衝撃係数を求めている．ただし，動的増幅
率は破断荷重の倍率なので，図–6に示すように動的増幅
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率 αi と静的ひずみ増分 εsi(0) − ε(0)
si から，線形化した動

的ひずみ増分 εlinear
di − ε(0)

si := αi × (εis(0) − ε(0)
is )を求め，

トラス橋全体の動的増幅率算定に用いることとする．求
めた静的ひずみ増分 εis(0)−ε(0)

is と線形化した動的ひずみ
増分 εlinear

di − ε(0)
si の関係から最小二乗法を用いて，トラス

橋全体の動的増幅率 αを求め，図–7～ 12の 6つのケー
スを図示する．なお，大変位モデルと微小変位モデルか
ら求められる αに著しい差が見られなかったので 1つの
図に示している．また，参考として衝撃係数 1.854を一
点鎖線によって示している．

a) 斜材D2破断時（D + 0.5× L）

図–7, 10から，弾塑性大変位モデルで得られた動的増
幅率は 1.319，弾塑性微小変位モデルで得られた動的増
幅率は 1.365，弾性大変位モデルで得られた動的増幅率
は 1.678，弾性微小変位モデルで得られた動的増幅率は
1.673となった．幾何学的非線形性が動的増幅率に対し
て及ぼす影響は大きくて 0.05程度であった．一方，材
料非線形性が動的増幅率に及ぼす影響は 0.3以上であっ
た．あらかじめ斜材D2を取り払い，破断荷重を作用さ
せず (a = 0)，D + 0.5Lだけ作用させた時の静的解析の
相当塑性ひずみ分布を図–13に示す． 2次部材の塑性変
形を無視すると，上弦材U1の格点部 J4付近での相当塑
性ひずみが約 0.3%という結果となった．材料非線形を
考慮したモデルではトラス主部材に塑性変形が生じ，塑
性散逸によって動的効果が緩和されたために，弾性モデ
ルと比較して弾塑性モデルでは動的増幅率が小さくなっ
たものと考える．たわみの最大値は約 30 cmで，スパン
の 1/100に満たない大きさだった．スパンの 1/100程度
のたわみの大きさであれば，幾何学的非線形性が材料非
線形性に比べて動的増幅率に及ぼす影響が小さいという
ことが言える．

b) 斜材D2破断時（D + 0× L）

塑性変形の大きさが動的増幅率に与える影響について
検討を行うために，同じ破断想定部材で，活荷重がゼロ
の場合を考える．図–9,12から，弾塑性大変位モデルで
得られた動的増幅率は 1.530，弾塑性微小変位モデルで
得られた動的増幅率は 1.541，弾性大変位モデルで得ら
れた動的増幅率は 1.688，弾性微小変位モデルで得られ
た動的増幅率は 1.670となった．幾何学的非線形性が動
的増幅率に及ぼす影響は大きくて 0.018程度であった．
一方，材料非線形性が動的増幅率に及ぼす影響は大き
くて 0.158程度であった．あらかじめ斜材D2を取り払
い，破断荷重を作用させず (a = 0)，死荷重Dだけ作用
させた時の静的解析の相当塑性ひずみ分布を図–14に示
す． 2次部材を無視すると，斜材D3の格点部 J3付近
での相当塑性ひずみが約 0.015%で， f = 0.5の時と比
較するとトラス主部材に生じる塑性変形は概ね半分程度
に小さくなり，動的増幅率に及ぼす材料非線形性の影響
も小さくなった．構造部材の塑性変形の程度により，動
的増幅率が変化する可能性が示唆された．たわみの最大
値は約 11 cmで， f = 0.5の時と比較して，たわみの大
きさは 1/3に小さくなり，幾何学的非線形性が動的増幅
率に及ぼす影響についても小さくなった．たわみの大き
さが変化すると，幾何学的非線形が動的増幅率に及ぼす
影響の大きさも変化するといえる．
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c) 斜材D4破断時（D + 0.5L）
図–9,12から，弾塑性大変位モデルで得られた動的増
幅率は 1.597，弾塑性微小変位モデルで得られた動的増
幅率は 1.594，弾性大変位モデルで得られた動的増幅率
は 1.545，弾性微小変位モデルで得られた動的増幅率は
1.565となった．幾何学的非線形性が動的増幅率に及ぼ
す影響は大きくて 0.02程度であった．一方，材料非線
形性が動的増幅率に及ぼす影響は大きくて 0.05程度で
あった．斜材D2破断時と異なり，静的解析のD + 0.5L
だけの荷重条件ではトラス主構部材に塑性変形が生じな
かった． 2次部材についても塑性変形は生じなかった．
たわみの最大値は約 90 cmで，スパンの 1/100程度であ
り，幾何学的非線形性の影響は斜材D2破断時と同程度
であった．求めた 4つの動的増幅率は全て異なるが，こ
れは破断荷重漸増の計算を行なう際に，荷重パラメータ
離散的な結果を求めていることが原因であると考える．
静的解析の結果，部材に塑性変形が生じなかったこと
や，たわみの大きさがスパンの 1/100程度であったこと
を考えると，材料非線形性や幾何学的非線形性の影響が
生じなかったために全てのモデルの動的増幅率は一定値
であるといえる．

5. 結論
本研究では，動的解析の結果に相当する応答値が得ら
れるときの静的解析における衝撃荷重の倍率である動
的増幅率を求め，リダンダンシー評価を行なうときに考
慮する材料非線形性と幾何学的非線形性のそれぞれが，
動的増幅率に及ぼす影響について検討を行った．その結
果，以下の知見が得られた．
• トラス橋端部に最も近い引張斜材が破断想定部材の
時，材料非線形性と幾何学的非線形性の両方を考慮
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図–14 斜材D2破断時静的解析

の弾塑性大変位モデル

における相当塑性ひず

みの分布 ( f = 0)

した橋梁モデルで動的増幅率を算出すると 1.319で
あり， 1.854と比べると 30%近く小さい．非線形
性を考慮したリダンダンシー評価において衝撃係数
1.854を用いる場合，トラス橋のリダンダンシーを
過小評価するおそれがある．
• 幾何学的非線形性が動的増幅率に及ぼす影響は

14%以下であった．本研究におけるたわみの大き
さの範囲では幾何学的非線形性を考慮した場合の動
的増幅率に及ぼす影響は，材料非線形性のそれに比

べて小さかったといえる．
• 部材破断時に，他の部材に塑性変形が生じず，たわ
みの大きさも一定程度以下となるような破断想定
部材の場合，非線形計算で求めた動的増幅率と線形
計算で求めた動的増幅率の差は無視できるほど小さ
い．
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図–7 引張斜材D2破断時の弾塑性モデルに
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図–8 引張斜材D2破断時の弾塑性モデルに

おける (εlinear
di −ε(0)

si )- (εis(0)−ε(0)
is )関係

( f = 0)
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図–9 引張斜材D4破断時の弾塑性モデルに

おける (εlinear
di −ε(0)

si )- (εis(0)−ε(0)
is )関係

( f = 0.5)
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図–10 斜材D2破断時の弾性モデルにおけ

る (εlinear
di − ε(0)

si )- (εis(0) − ε(0)
is )関係

( f = 0.5)
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図–11 斜材D2破断時の弾性モデルにおけ

る (εlinear
di − ε(0)

si )- (εis(0) − ε(0)
is )関係

( f = 0)
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図–12 斜材D4破断時の弾性モデルにおけ

る (εlinear
di − ε(0)

si )- (εis(0) − ε(0)
is )関係

( f = 0.5)
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