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The P-Δ effect is caused by the weight and lateral deformation of the structure. This paper studies the P-Δ

effect in order to establish the seismic design method. Assuming the non-linear restoring force- 

displacement relationships, three degree of freedom model corresponding to sway-rocking behavior take 
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Response Spectrum (ADRS) and asymmetric response. These results are compared with the results of 

individual model to establish the influence of P-Δeffect. 
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1． はじめに 

 1995 年に発生した兵庫県南部地震では，高速道路な

どの土木構造物が倒壊してしまうなどの大きな被害が

あった．当時，鋼構造物は弾性域内で設計されていた

が，想定されていた地震動よりも大きな地震動だった

ため大被害となった(1)．それ以降，各種基準が見直さ

れるようになり，道路橋示方書においても性能規定型

耐震設計法が採用されるようになった．しかし，対象

となる構造物によって差異が見られるため，コンクリ

ート構造物，鋼構造物の塑性域内での動的挙動や終局

強度を精度良く評価する手法の開発が必要であるとさ

れている． 

また，地震動などの力の作用によって構造物の変形

が一方向に進み，元に戻らず塑性変形する「応答の片

寄り」が生じる場合がある．「応答の片寄り」について，

研究をしている丸橋ら(2)によると兵庫県南部地震のよ

うな直下型地震に対して，起こりやすいとされている．

しかし，その原因やメカニズムについての研究は少な

い．「応答の片寄り」が起こる原因の１つとして，重力

による復元力低下の影響を与える P-∆ 効果が考えられ

る．P-∆ 効果とは，背が高く重い構造物の場合には無

視できない．なぜなら，塑性域内において水平復元力

が完全弾塑性の場合，重力の影響により剛性が負とな

り，構造物の最大変形量が増大するおそれがあるから

である．よって，P-∆ 効果の影響も考慮しながら「地  
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震応答の片寄り」について検討する必要がある． 

そこで，本研究の目的として向井ら(3)の最大応答変

位と必要耐力を結びつける片寄り係数を導入すること

により，地震応答の片寄りについて検討する．解析す

るモデルとしては，構造物の道路橋脚を１質点系とし

た，水平方向に振動する１自由度モデル(以下，水平１

自由度モデル) と P-∆ 効果を考慮した１自由度モデル

(以下，回転１自由度モデル)，さらにそれぞれの１自

由度モデルに浅い基礎を考慮した３自由度モデル(以

下，水平３自由度モデルと回転３自由度モデル)とした．

この４つのモデルを用いることによって，P-∆ 効果な

どの影響による非線形モデルの応答の片寄りについて

検討する． 

 

2． 運動方程式(4) 

2．1 １自由度モデル  図１(a)に示すような P-∆

効果を考慮した回転１自由度モデルの運動方程式は次

式のようになる． 
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ここに，mは１質点系の質量， hは減衰定数，T は

固有周期， ( )φM は復元力モーメント，φ は橋脚の回転

角(橋脚を剛体と仮定し部材角と等しい)，H は橋脚高

さ，gは重力加速度， Gu&& は水平方向の入力地震動であ

る． 

さらに，水平１自由度モデル及び回転１自由度モデ

ルを支えているバネをそれぞれ Rkk, とし 2
Hkk R=
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の関係を用いると式(1)から図１(b)に示すような水平

１自由度モデルの運動方程式は次式のようになる． 

GS umx
H

mg
kxxcxm &&&&& −=−++       (2) 

ここに， sc は減衰係数， kはバネ剛性， Hmgx は

P-∆ 効果による復元力の低下量である． 

 

 
 

 (a)回転１自由度モデル  (b)水平１自由度モデル  

図１ １自由度モデルの座標系 

 

図２において ( ) 0=xQ になる時，つまり構造物の復

元力と P-∆ 効果による付加的な層せん断力が等しくな

ったときが倒壊(終局状態)となる． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図２ P-∆ 効果の影響 

 

2.2 ３自由度モデル  上部構造物の回転運動，基礎

の水平運動及び回転運動とし P-∆ 効果を考慮した回転

３自由度モデルを図３(a)に示す．このモデルの振動す

る座標系を図３(b)とした． 
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     (a)回転３自由度モデル 

このときの運動方程式は次式のようになる． 
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Mm, は上部構造物および基礎の質量， Mm JJJ +=

は回転慣性で， Mm JJ , は上部構造物および基礎の回転

慣性， RFHBRS kkk ,, は上部構造物の回転バネ剛性，基

礎底部水平および回転バネ剛性， θφ ,, 0x は上部構造物

の回転角，基礎の水平変位および回転角， GGu φ&&&& , は入

力地震動である． [ ]C は，対角項のみだけで評価した

減衰を考慮している． RFHBRS ccc ,,  は上部構造物の減

衰係数，基礎の水平および回転の減衰係数であり，式

(4)のように求める． 
 

RFRFHBHBRSRS JkhcMkhcmkHhc 321 2,2,2 ===  

(4) 

また，水平３自由度モデルについては３自由度モデ

ルの回転と水平バネの関係を上部構造物に用いて運動

方程式を誘導する． 
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(b)回転３自由度モデルの座標系 
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図３ 基礎-地盤-構造物系のモデル化 
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2.3 地盤の復元力特性(5)  基礎とその周辺地盤の

すべりを考慮した円形基礎をモデルとして考える．こ

のモデルは，土は引っ張りに抵抗しないとし，さらに

モール・クーロンの破壊基準に従うと仮定した非線形

バネをもつウィンクラーモデルの考えを採用した．よ

って，基礎の復元力特性として基礎底部水平バネの復

元力特性は図４(a)に示す完全弾塑性型，基礎底部回転

バネの復元力特性は図４(b)に示すようにトリリニア

型とした． 

基礎底部水平のバネ剛性
( )1
HBk (図４(a)の O-A)は， 
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とする．このときの降伏変位 HByx は，  
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となる．バネ剛性 ( )2
HBk (図４(a)の A 以降)は， 

         ( )
0

2 =HBk          (7) 

となる． 

基礎底部回転のバネ剛性
( )1
RFk (図４(b)の O-A)は， 

      ( )
( )ν−

=
13

831
GakRF        (8) 

とする．このときの降伏角
( )1
yθ は， 
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となる． 

バネ剛性 ( )2
RFk (図４(b)の A-B)は， 
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とする．このときの降伏角
( )2
yθ は，  
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となる． 

バネ剛性 ( )3
RFk (図４(b)の B 以降)は，  

( )
0

3 =RFk         (12) 

によって決定する． 

ここに， 
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aは基礎半径，Gはせん断剛性，vはポアソン比， SH

は基礎の厚さ，W は上部構造物および基礎の全重量，

cは粘着力，φ は内部摩擦角，γ は土の単位体積重量，

SV はせん断速度である．また θbbn kk , は地盤反力係数

であり， 
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で求まる． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

(a)基礎底部水平    (b)基礎底部回転 

図４ 地盤の復元力特性 

 

3. 解析条件 

運動方程式の数値積分は，Nwemark β 法 ( )61=β によ

り行い，時間刻みを 0.001 秒とした．入力地震動は，

1940 年に発生したインペリアルバレイ地震のエルセ

ントロ(短周期成分が卓越するランダム波であるラン

ダム位相型)と 1995 年に発生した兵庫県南部地震の神

戸海洋気象台 (断層面に直交する方向でやや短周期以

上で卓越するパルス波である長周期パルス型)の NS 成

分とした．丸橋ら(2)によると実地震動は波形の周期や

スペクトル特性が複雑であると考え，単純波を用いて

いる．そこで，実地震動の継続時間を 400 分割し，加

速度の各時間間隔の平均値とする単純化した波形の単

純波も用いた．  
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図５ 絶対加速度応答スペクトル 

 

図５に神戸海洋気象台とエルセントロの実地震動と

単純波の加速度５％減衰の絶対加速度応答スペクトル

を示す．これにより，地震動の特性を見る．短周期側

で実地震動に比べて単純波は小さくなっているため，

単純化することによって実地震動の高周波成分の波が

なくなっていることがわかる．そこで，実地震動と単
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純波にどのくらい片寄りがあるのか評価するため，最

大加速度の絶対値と正負の最大値の比率である片寄り

比率を調べたものが表１である．最大加速度の絶対値

は，両方とも実地震動に比べて単純波が 9 割程度とな

っている．片寄り比率では，神戸海洋気象台は実地震

動に比べて単純波が小さくなっているが，エルセント

ロでは実地震動に比べて単純波が大きくなっている． 

 

 

 

  

   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 直径 10ｍ×高さ 4ｍの浅い基礎(直接基礎)を持つ道

路橋脚を対象とし，基礎－地盤系の各定数としては表

２に示したものを用いた．h1，h2，h3 はそれぞれ上部

構造物の減衰定数，基礎水平および回転の減衰定数で

ある．橋脚は表３に示す 9つのケースを用いた．また，

上部構造物の質量mは式(15)のように求める．  

( ) gWWm pu 3+=       (15) 
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(a)実地震動 

(b)単純波 

図６ 上部構造物の応答波形(ケース C，エルセントロ) 

 

表１ 入力地震動の片寄り比率 

(1)水平１自由度モデル 

表２ 基礎-地盤系の各定数 

 

表３ 上部構造物の各定数（基礎固定時） 

橋脚種別

ケース A B C D E F G H I

橋脚高さH(m) 10.0 15.0 20.0 10.0 15.0 20.0 10.0 15.0 20.0

橋桁重量Wu(KN) 8820.0 8820.0 8820.0 2940.0 2940.0 2940.0 0.0 0.0 0.0

橋脚重量Wp(KN) 3099.7 5255.7 7901.7 2536.2 4042.5 5794.7 2254.0 3436.9 4741.2

固有周期T(sec) 0.34 0.50 0.65 0.28 0.47 0.67 0.15 0.31 0.50

単純可動橋脚3径間固定橋脚 単純固定橋脚
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(2)水平３自由度モデル 

 最大加速度の絶対値

（cm/s
2
）

片寄り比率

エルセントロ
実地震動 341.7 1.30 

単純波 311.7 1.54 

神戸海洋気象台
実地震動 818.0 1.42 

単純波 757.7 1.35 
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4. 解析結果   

4.1 時刻歴応答波形  表１より，実地震動よりも単

純波の方が片寄り比率が大きかったエルセントロにつ

いて実地震動と単純波にどのような違いがあるのか比

較をする． 

例として表３のケース C を用い，水平１自由度モデ

ルと水平３自由度モデルの実地震動と単純波の上部構

造物の変位と加速度の時刻歴応答波形を図６に示す． 

実地震動と単純波の変位と加速度を比較する．変位

を比較すると，水平１自由度モデルでは，実地震動に

は見られないが単純波の方で，12 秒以降から片寄りが

見られる．水平３自由度モデルでは，実地震動におい

ても若干ではあるが 6 秒以降に片寄りが見られ，単純

波にも 6 秒以降から片寄りが見られる．さらに単純波

は実地震動よりも片寄りが大きくなっている．これに

より，単純波は実地震動よりも片寄りが生じやすいと

考えられる．加速度を比較すると，水平１自由度モデ

ルと水平３自由度モデル両方ともで実地震動と単純波

に大きな違いは見られなかった．  

 

4.2 加速度-変位応答スペクトル  エルセントロに

ついて表３のケース C を用いた加速度-変位応答スペ

クトルを図７に示す．上段が実地震動，下段が単純波

の応答を示しており，実線が線形，点線が非線形であ

る． 

実地震動と単純波を比較して，１自由度モデルでは

実地震動が最大応答変位 27cm に対して単純波は 28cm

と大きくなっている． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

３自由度モデルでは，実地震動が最大応答変位 26cm

に対して単純波は 28cm と大きくなっている．特に，３

自由度モデルでは応答変位が 5cm までの間に単純波の

加速度応答スペクトルが変位応答スペクトルに対して

大きくなっている．よって実地震動と比較して単純波

は応答変位が大きくなることがわかる． 

P-∆ 効果を考慮した場合には，考慮してない場合よ

りも実地震動も単純波も変位応答スペクトルが若干で

はあるが大きくなる傾向がある． 

 

4.3 片寄り係数と残留塑性率の関係  向井ら(3)は，

構造物に塑性変形が生じた場合，その応答が左右均等

に振れるとは考えづらいとし，その左右の応答変位の

大きさが異なることを「片寄り」と呼び，塑性時にお

ける構造物の左右の応答の片寄りを考慮した片寄り係

数 d を導入することにより，最大応答変位と必要耐力

を結び付けている． 

図８に表３の 9 ケースを用いた各モデルの片寄り係

数と残留塑性率の関係を示す．各モデルによって，ば

らつきはあるが実地震動と比較して単純波は残留塑性

率が大きくなっている．さらに，神戸海洋気象台では

エルセントロと比べて片寄り及び残留塑性率が大きく

なっている．つまり，神戸海洋気象台はエルセントロ

よりも片寄りの影響があることが考えられる．そこで，

神戸海洋気象台について片寄りの検討するために上部

構造物の変位波形の違いを見る． 
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図７ 加速度-変位応答スペクトル(ケース C，エルセントロ) 
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(a)実地震動 

(b)単純波 
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水平１自由度 水平３自由度 回転１自由度 回転３自由度

実地震動 5.9 5.6 15.4 14.7
単純波 6.9 6.7 16.7 16.3  
 

例として図８(a)，(b)の矢印で示している背が低く

質量が重いケース A を用いた各モデルの変位を図９に

示し，表４に各モデルの上部構造物の残留変位を表す．

図９，表４より，実地震動と比較して単純波の変位が

大きくなっている．１自由度モデルと３自由度モデル

を比較すると，３自由度モデルの方が変位は小さい．

これは，基礎を考慮しているため変位が小さくなった

と考えられる．P-∆ 効果を考慮した場合には，実地震

動及び単純波ともに変位が大きくなっている． 

 

5. まとめ 

１自由度モデルと３自由度モデルを用いて解析を行

い，P-∆ 効果などの影響による非線形モデルの応答の

片寄りについて検討を行った．これらの結果を以下に

まとめる． 

 

（１）実地震動と比較して単純波の加速度－変位応答

スペクトル，残留塑性率及び残留変位が大きくなるこ

とにより，入力地震動と応答の片寄りの関係を検討す

る上で単純化は有効である． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

（２）片寄り係数と残留塑性率の関係から神戸海洋気

象台はエルセントロに比べて片寄りと残留変位が大き

くなる．P-∆ 効果は片寄りには影響しないが残留変位

には影響する傾向がある． 

地震応答の片寄りは入力地震動によって影響を受け

る． 
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(a)神戸海洋気象台(実地震動) (b)神戸海洋気象台(単純波)(c)エルセントロ(実地震動)(d)エルセントロ(単純波) 

 図８ 片寄り係数 d と残留塑性率 *µ の関係 

図９ 上部構造物の変位応答波形(ケース A，神戸海洋気象台) 

表４ 各モデルの上部構造物の変位(cm) 
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