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道路橋の免震設計（その１） 

株式会社長大・耐震技術部／東京都市大学 吉川研究室 

 わが国において，道路橋の支承に免震支承を採用した橋梁が最初に建設されたのが 1991

年である。そこで採用された免震支承は，鉛プラグ入り積層ゴム支承である。高減衰積層

ゴム支承を用いた橋がわが国で最初に建設されたのが 1992 年である。何れも免震設計法の

現場への適用性を検討するために国土交通省（旧建設省）のパイロット事業の一環として

建設されたものである 1)。それから約 5 年後に 1997 年兵庫県单部地震が起こり，道路橋に

生じた甚大な被害を踏まえて，従来の橋脚や橋台の 1 箇所で橋軸方向に固定支承を採用し，

その 1 箇所で橋軸方向の慣性力を負担する 1 点固定方式の連続橋から，複数の橋脚や橋台

で地震時の慣性力を分担する地震時水平力分散構造方式の連続橋が多用されるようになっ

た 2)。橋梁の支承だけでなく，他の構造物や鎌倉高徳院にある国宝長谷大仏 3)，国立西洋

美術館にある“考える人”や“地獄の門”のような文化財 3)まで，免震構造や免震装置（免震

デバィス）には，様々な提案があるが，本資料では，橋梁の免震支承として実績が多い積

層ゴム系支承を対象とする。積層ゴム系支承は，大きく次の 3 種類に分類することができ

る。本資料では，“積層ゴム支承”と表記した場合は 1)を，“積層ゴム系支承”と表記し

た場合は 1)と 2)および 3)を表している。 

1) 天然ゴム系積層ゴム支承（NRB：Natural Rubber Bearing） 

2) 鉛プラグ入り積層ゴム支承（LRB：Lead Rubber Bearing） 

3) 高減衰積層ゴム支承（HDR：High Damping Rubber Bearing） 

本資料では，道路橋示方書 V 耐震設計編 4)に従って免震設計される免震橋を対象に，免

震設計の考え方について実例を用いて紹介するものである。 
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１．免震構造とは 

1-1．免震構造の歴史  

 免震構造（base isolation）は，地震動のエネルギーが構造物に伝達する経路（入力経路）

を遮断（isolate）することによって，地震の影響を免れようというものである。しかし，

空中に浮かぶ構造物でない限り，地盤上に建設された構造物は地震動のエネルギーを完全

に遮断することはできない。免震構造に関するアイデアの歴史は古く，濃尾地震

（1981.10.28）が発生した明治 24 年，現在の日本建築学会の学会誌である建築雑誌の 1891

年 12 月号（Vol.5，No.60）に「地震の際大震動を受けざる構造」という河合浩蔵の演説の

速記録が載っている 5)。その構造は，①地盤上に丸太を数層に重ねて敷き並べ，その上に

コンクリートを打って，さらにその上に建物を建てる，②地震動を遮断するために建物周

辺に深い堀を作る，③建物内部の揺れやすい家財道具には地震力を伝えぬように滑車(キャ

スター)をつけるというものであった 3)。アメリカではサンフランシスコ大地震（1906.4.18）

から 3 年後の 1909 年に，イギリス人医師 Calantarients が，建物とその基礎の間に細かい石

を置いた滑石層を設けることによって，建物に伝わる地震動を絶縁する免震構造を提案し，

特許が申請されている 1),3)。このように，ゴム支承が出現するまでの免震構造のアイデア

の多くは，構造物と地盤間の縁を切るという絶縁型の免震構造である 1)，5)。 

ゴム支承を用いて，構造物の長周期化を図り構造物の基本固有周期と地震動に含まれる

卓越周期成分を共振させない，地震動の強い周期成分から構造物の固有周期をそらせると

いう免震構造が最初に建設されたのが 1969 年マケドニア旧ユーゴスラビア共和国のスコ

ピエ市の小学校である。スイス人の設計によるこの小学校は，3 階建てコンクリート造建

物で，大きな天然ゴムブロック（700×700×350mm）により支持されていた。後年実用化

される積層ゴム支承のように薄いゴム層と鋼板からなる互層構造となっておらず，ゴムブ

ロック卖体であったため，支承部の水平方向と鉛直方向の剛性はともに柔らかく，その許

容変位は水平方向に 200mm，鉛直方向に 155mm と大きかった。6)，7)
 

橋梁の支承として最初にゴム支承を用いたのは 1989 年オーストラリアのメルボン橋（鉄

道橋，Melbourne Railway Viaduct 橋）で，振動と騒音対策用に天然ゴム製パッド（卖層，

1255×1255×25mm，天然ゴム）が採用されている。ゴムパッドは，96 年後の調査によっ

て，劣化はゴム表面より 5mm 程度にとどまっていたことが報告されている。6),8)
 防振用の

積層ゴム支承が，橋梁に使用されたのは 1956 年英国のペルハム橋（Pelham Bridge，600×

400×180Hmm，天然ゴム）である 8)。 

現在のように，薄いゴム層と鋼板からなる互層構造とし鉛直方向の剛性を硬くした積層

ゴム支承は，1970 年代にフランスで実用化され 5),6),7)，建築物に使用されたのが 1977 年フ

ランスのラムベルスク小学校である 6)。 

積層ゴム支承としての剛性とともに，高いエネルギー吸収性能を併せ持つ免震支承が採

用されたのは，1981 年ニュージーランドのウィリアムクレイントンビル（William Clyayton 

Building）であり，積層ゴムの中心部に鉛棒を挿入した鉛プラグ入り積層ゴム支承（600×
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600×207mm，鉛の直径 105mm，天然ゴム）が用いられている 6)。これは，鉛棒卖体では

エネルギー吸収が得にくいために周囲の積層ゴムの拘束力を利用している。ニュージーラ

ンドは，免震構造の Leading Country であるが，これについては後述する。 

ゴムに炭素（カーボン）を混入させて積層ゴム支承自体に高い減衰性能を持たせた高減

衰積層ゴム支承を最初に用いた免震構造物は，1985 年米国最初の免震建物であるフットヒ

ル法律相談・下級裁判所（Foothill Communities Law and Justice Center）である 6)。当該建物

は，サン・アンドレアス断層からわずか 20km に位置しており，この断層の单の分岐断層

は地震発生の可能性が非常に高いことで知られている。ゴムのせん断剛性は低ひずみ領域

において高く，ひずみが増大するにつれて 1/4～1/5 に低減し，50%せん断ひずみ領域にお

いて最小値に達するもので，100%を超えるひずみ領域では，剛性は再び増加傾向を示すと

いうものである。7)
 

 

1-2．免震構造と制震構造 

 図 1-1 は，制震構造を提唱した小堀によって整理された耐震構造と制震構造および免震

構造の関連図である。小堀は，制震とは地震応答を制御するような性質または装置を構造

物に与えることであり，その条件として次の 5 つをあげている。 

① 地震動のエネルギー伝達経路の遮断≡究極の免震構造 

② 地震動の周波数成分のうちその強度が大きい周波数成分の周期と構造物の地震応答に

寄与する固有振動モードの周期帯域を離す（isolate：遊離）。 

③ 非線形特性を与えて非定常非共振系とする（地震動に含まれる強度が大きいある周波

数成分とその固有周期が近い構造物が共振して構造物の地震応答が増大しても，構造

物が非線形化しその剛性が変化した結果固有周期も移動するため振動が共振状態に成

長することはない）。 

④ 制御力を付加する（地震応答が成長する方向とは逆方向に力を作用させる）。 

⑤ エネルギー吸収機構を利用する。 

前述したように，究極の免震構造は①であるがこれは非現実的である。免震構造として実

対地震（風）設計

剛構造
動的設計

耐震設計

能動的制御

複合型（ハイブリッド）制震（振）

受動的制御

1920～現在

1980～未来

（パッシブ）

（アクティブ）

HMD，ATMD

吸収減衰（オイル，摩擦，履歴など）

免震（積層ゴムなど）

同調質量系（TMD，スロッシング）

剛構造（原子炉構造物：逸散減衰）

柔構造（超高層ビル：吸収減衰）

制御力型（AMD，アクティブテンドン）

半能動的制御（セミアクティブ）
可変剛性（AVS）

可変減衰（AVD）

図 1-1 耐震構造と制震構造および免震構造の関係 9)
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用化されているのは，②と③および⑤である。これと図 1-1 より，制震構造を専門とする

技術者の観点に立てば，免震構造は，パッシブ型の制震構造に分類されることがわかる。

本資料における免震構造と制震構造は，橋梁分野で一般的に用いられている次の定義に従

っている。 

免震構造は，アイソレーターを用いて橋の固有周期を適度に長くするとともに，ダンパ

ーで減衰性能の増大を図って地震応答の低減を図る構造とし，制震構造はダンパー等を用

いて橋の減衰性能の増大を図って地震応答の低減を図る構造とする。 

表 1-1 は，本資料で定義した免震構造と制震構造が，上述した制震構造の条件②から⑤

の機能・効果のうち，どのような機能・効果をもっているかを整理したものである。 

表 1-1 免震構造と制震構造の定義 

免震構造・制震構造 

機能・効果 

長周期化 非共振系 
エネルギ
ー吸収 

制御力付
加 

免震

構造 

アイソレーター（積層ゴム支承やすべ
り支承）とダンパーを独立させた構造 

○ △1)
 ○ － 

アイソレータとダンパーを一体とし
た構造（免震支承） 

○ ○ ○ － 

制震

構造 

パッシブ 
ダンパー，マスダンパー
等を使用 

－ △2)
 ○  

セミ・アク
ティブ 

アクティブ・マス・ダン
パー，可変ダンパー，ア
クチュータ等を使用 

－ ○ △3)
 ○ 

1)すべり支承を用いた場合，2)摩擦ダンパーや摩擦ダンパーを用いた場合，3)可変
減衰型を用いた場合 

 

1-3．ゴムの性質 10)，11)，12)，13),14) 

“ゴムはよく伸びる”と認識されているが，これはゴムに関する 2 つの性質を表してい

る。表 1-2 は，各種材料の縦弾性係数（縦弾性係数，ヤング率）を比較したものである。

ゴムのヤング率は，他の材料に比較して極端に小さいため，小さな力で大きな変形を生じ

る材料であることがわかる。 

表 1-2 工業材料の縦弾性係数 6)
 

物質 弾性係数（MPa） 物質 弾性係数（MPa） 

天然ゴム 0.3～1.5 ガラス ～ 4106  

ポリエチレン 100～900 アルミニウム ～ 4107  

ポリスチレン ～3000 スチール ～ 6102  

 

もう１つの性質は，破断に達するまでに到達する変形が大きく，その変形は元に戻ると

いうものである。ゴムのこのような性質は，ゴム弾性といわれている。ゴム弾性のような

性質を示すのは，エントロピーにあると考えられている。エントロピーは，考えている体

系の複雑さの目安である。12)ゴム弾性の起因がエントロピー弾性であることは，高分子物
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理学や統計力学分野に進む者が必ず学ばなければならないテーマであり，現在も古くて新

しいテーマだそうである。13)工学分野の学習を目的とした本資料では，文献 12)の説明を借

りて，フックの法則とは異なるエントロピーによるゴムの弾性を感じていただくにとどめ

る。 
 

［文献 12)の 41 頁の文章を抜粋したものである。］ 

ゴム風船の材料であるゴムの弾性の起因は分子間力だろうか？ゴムは簡卖に数倍に伸
びるが，分子間距離がそんなに伸びてはもはやゴムという物質ではいられず，原子がばら
ばらになった気体になるはずだ。金は薄い箔にするといくらでも広がるが復元力は生じな
い。原子の配列が大幅に変わるからだ。しかしゴムは数倍にも伸びて，なお復元力を持っ
ている。 

 

 ゴムのもう１つの重要な性質は，粘弾性体である。図 1-2 は，正弦波的に変化する応力

やひずみを理想弾性体と理想粘性体および粘弾性体に与えた時の応力とひずみの関係を示

したものである。 

理想弾性体は，応力とひずみの間には遅れ（位相差）がなく，変形によるエネルギー損

失がないことになる。 

理想粘性体は，ひずみは応力より位相が 90°遅れ（最大遅れ）る。このような系では内

部にエネルギーを蓄積することができず，外から与えられたエネルギーは，すべて熱とし

て散逸（消費）される。 

粘弾性体に動的ひずみを与えたとき，応答として現れる応力は，ひずみに対し振動数は

同じであるが位相が  進んでいる。これは，与えられたエネルギーをそのまま外に出さな

いからである。振動で加えられたエネルギーの一部が吸収され，熱に変換されて散逸され

ている。式(1-1)に示すように，この位相差  を調べることで，振動によるエネルギーをど

の程度，材料の中で消費するかを定量的に評価できる。10)，14)
 

時間

0

0

0

応力 σ

σ

σ

σ

ひずみ γ

γ

γ

γ

 ･γ

 ･γ

 ･γ

周期Ｔ

Ｇ

(ａ) 理 想 弾 性 体

時間δ

δ

π

ω

2ω

(ｂ) 粘 弾 性 体

時間

(ｃ) 純 粘 性 体
 

図 1-2 理想弾性体・粘弾性体・粘性体の応力・ひずみ・ひずみ速度の関係 14)
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














理想粘性体
２

：粘弾性体

：理想弾性体

　　

:

2
0

0

tan




                      (1-1) 

ここに， tan ：力学的損失正接（mechanical loss tangent）である。 

図 1-3 は金属製ばねとゴム製ブロックにそれぞれ 2 方向から引張力を与えたときの変形

と引張力を取り除いた時の変形を模式的に示したものである。ばねもゴムも縦方向に引張

力を作用させた時は，簡卖に伸ばすことができ，力を除くと載荷前の状態に戻ることがわ

かる。横方向に引張力を与えた場合は，金属製ばねの変形はわずか（たわむがほとんど伸

びない）であるが，ゴム製ブロックは，縦方向と同様に簡卖に伸び，力を除くと載荷前の

状態に戻ることがわかる。荷重の載荷方向によっては，ゴムもばねも同じように弾性変形

をするものの，ゴムは力の方向を問わずにどのような方向から力を加えてもその力に応じ

て伸びたり縮んだりする弾性変形をすることがわかる。10) 

載荷前

載　荷

荷重を取り除いた時

載荷前 載　荷

（１）ゴムの変形 （２）金属ばねの変形

載荷前

載　荷

載荷前 載　荷荷重を取り除いた時

荷重を取り除いた時

縦方向に引
張力を作用

縦方向に引
張力を作用

横方向に引
張力を作用

横方向に引
張力を作用

図 1-3 ゴム製ブロックの伸びと金属製ばねの伸びの違い 10)
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 図 1-4 は，ゴム材料に与える力を引張力とした場合と水平力とした場合の変形の様子を

示したものである。ゴムのポアソン比 は，0.5 に極めて近い。これより，ゴムのせん断弾

性係数G と引張弾性係数 E は，式(1-2)で関係付けられ，せん断弾性係数G は，引張弾性係

数 E の約 1/3 倍であることがわかる。 

GGE 3)1(2 ≒                            (1-2) 

ポアソン比が 0.5 であるということは，ゴムが変形に対して体積が不変であることを表

しており，相当に大きな変形に対してもこの関係が成立することが実証的に確認されてい

る。6)
 

 

1-4．積層ゴム支承の原理と力学モデル 

 図 1-5 に示すように，積層ゴム支承は，ゴム板と鋼板を数層交互に接着させたサンドイ

ッチ構造（積層構造）である。積層ゴム支承は，この構造により鉛直方向には重い上部構

造重量を支えることができる十分な硬さと，水平方向には地震時の上部構造の動きを緩や

かな往復運動に変えられる柔らかさを持っている。 

 ゴム卖体としては，非常に軟らかい圧縮弾性を示すが，ゴム板の上下面を鋼板に接着さ

せた状態で圧縮すると，ゴムの逃げは接着されていない側面へのはみ出しのみに制限され

るため圧縮弾性が増大する。したがってさらに多数枚の鋼板をゴムブロック内に平行に挿

入，接着させるとゴムの側面へのはらみ出しは非常に小さくなり，これに圧縮力を加える

と鋼板間に挟まれた内部のゴムは靜水圧状態（物体が水中にある時は，靜水圧を )0( pp と

すると，3 方向から作用する直応力度は， pzyx   である。）になる。ゴムの体積

弾性係数 VK はかなり高く（  VV KEK ,5.0,)21(3  ），この結果積層ゴム支承は，

鉛直方向の圧縮荷重に対して大きな圧縮弾性係数を示す。 

 水平方向のせん断変形に対しては，挿入された鋼板はゴムの水平方向の動きを拘束しな

x

L


引張弾性率

垂直応力





0L

L


0
L

長
さ

L

h
高

さ

せん断弾性率

せん断応力





h

x
 引張弾性率＞＞せん断弾性率

 

図 1-4 ゴム材料の引張変形とせん断変形 10)
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いので，積層ゴム支承のせん断弾性係数はゴム自身の値とほとんど同じである。 

 以上のような原理で，積層ゴム支承の鉛直方向の圧縮弾性係数は水平方向のせん断弾性

係数の 1000 倍以上も大きくなり，重い上部構造を支えても鉛直方向には数 mm 程度しか

変形しないのに，地震時には上部構造が振動する水平方向の固有周期を長くするほど柔ら

かく支持することが可能となる。 

積層ゴム支承は，形状の選択によって種々の特性を持つアイソレーターが製作可能であ

るが，形状の選択には，図 1-6 に示す 1 次形状係数 1S と 2 次形状係数 2S の検討が重要であ

る。道路橋支承便覧 15)における 1 次形状係数 1S と 2 次形状係数 2S を以下に示す。矩形断面

は式(1-3)，円形断面は式(1-4)，2 次形状係数は式(1-6)で表す。 













のうち小さい値とはなお，

のとき

のとき

baba

tbaabab

tbaASab

e

ee

,),min(

2),min(S0.2,5.0

)(20.25.0

1

1

                (1-3) 

ee tDAS  1                            (1-4) 

ここに， 

a ：橋軸方向の有効（鋼板）寸法（mm） 

b ：橋軸直角方向の有効（鋼板）寸法（mm） 

D：円形の有効（鋼板）直径（mm） 

et ：ゴム一層の厚さ（mm） 

eA ：ゴム支承の有効寸法より求めた面積(mm
2
) 

なお，ゴム支承の有効寸法より求めた面積は，鋼板に孔がある場合，孔の面

  

ゴム 金属板 

力 

ゴム 

積層構造 

 

ゴム 

ゴム 

ゴムだけの構造 

力 

 

  

ゴム 金属板 

積層構造 

力 

力 

 

ゴム 

ゴムだけの構造 

力 

ゴム 

力 

 

図 1-5 弾性率が高い鋼板と弾性率が低いゴムの特質を組合せた積層ゴム系支承 10)
 



㈱長大 耐震技術部/東京都市大学 

  9/27 

積を控除する。 














4

2D
A

baA

e

e

                              (1-5) 




et

Dba
S

または),min(
2                          (1-6) 

ゴムの層厚さが薄くて層数が多いほど，水平方向剛性に対する鉛直方向剛性の比率が高

くなることから，鉛直方向の高い剛性をもたらす指標として 1 次形状係数 1S （＝ゴムの拘

束加圧面積／ゴムの自由表面積，式(1-3)，式(1-4)参照）が用いられる。積層ゴムの偏平度

を表す指標として 2 次形状係数 2S が用いられる。ゴムが円形断面の場合の 2 次形状係数は

2S ＝直径／積層ゴムの総厚さ，ゴムが矩形断面の場合は 2S ＝加力方向の辺の長さ／積層ゴ

ムの総厚さ，または 2S ＝短辺の長さ／積層ゴムの総厚さである（式(1-6)参照）。 

1 次形状係数 1S が小さいほど，鉛直方向剛性は低くなって曲げ変形が大きくなり不安定

現象を誘発しやくなるため，水平方向変形能力の点で不利となる。1 次形状係数 1S を小さ

くし過ぎると，鉛直方向に軟らかくなりすぎ，耐久性に劣る。逆に大きくし過ぎると耐久

性には優れるが，桁の回転を吸収できなくなる。 

2 形状係数 2S が小さいほど積層ゴムは細長くなり，水平変形に占める曲げ変形の割合が

大きくなり水平変形能力は低下する。2 形状係数 2S が小さいと，ゴム支承の高さが高くな

り，大変形時に座屈を生じやすい。 

1 次形状係数 1S ，2 形状係数 2S はともに，ゴム支承の設計結果として得られるものであ

  

etba

ba
S






)(2
1

ゴム一層当りの拘束面積 

ゴム一層当りの自由側面積 

一次形状係数 1S

ただし，鉛プラグの面積は除く 

a

b
et

自由側面 
(ゴムの伸びる面) 

拘束面(側面被覆を 
含まない鋼板面積) 

一次形状係数が小さい 

以下61 S 以上121 S

一次形状係数が大きい 

鉛直ひずみが大きい 

側面の腹見出しが大きい 

耐久性に劣る 

鉛直ひずみは小さい 

側面の腹見出しは小さい 

耐久性に優れている 

桁の回転を吸収しにくい 

はない。新支承便覧では許容値

　設計時の目安 116 1  S

  

  




et

ba
S

または
2

設計寸法の短辺長 

設計ゴム厚さの合計寸法 

二次形状係数 2S

a

b  et

ntt ee ここに，

せん断変形 鉛直荷重 

二次形状が小さい場合 

以下42 S

程度
新支承便覧の目安

42 S

 

(1)1 次形状係数            (2)2 次形状係数 

図 1-6 積層ゴム支承の重要な設計パラメータ形状係数の概念 
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るが，以上のような理由から，実際の設計では，1 次形状係数 1S は 116 1  S を目安（許容

値や制限値とは異なる）としている。2 形状係数 2S は，道路橋支承便覧 15)で 2S =4 程度と

されている。 

 形状や寸法の依存性が強いゴム支承も，設計計算の中では，水平方向のばねと鉛直方向

のばねという力学モデルに置き換えられる。道路橋支承便覧で採用されている積層ゴムの

水平方向のばね定数 sK を式(1-7)，鉛直方向のばね定数 vK を式(1-8)に示す。 






e

e
s

t

AG
K

)(
                             (1-7) 

ここに， 

)(G ：ゴム支承に生じるせん断ひずみの大きさに応じたせん断弾性係数 






e

e
v

t

AE
K                               (1-8) 

ここに， 

E：積層ゴムの縦弾性係数 

道路橋支承便覧では，積層ゴムの縦弾性係数 E を，1 次形状係数 1S と辺長比 ab に応じ

て次のように与えている。式(1-9)は，1 形状係数 1S が 5 より大きい積層ゴム支承系の実験

結果による式であり，1 次形状係数 1S が 5 以下の場合は，式(1-10)～式(1-12)に示す服部・

武井の理論式による。 

の場合15 S  

01 GSE                               (1-9) 

：支承の種類による係数（積層ゴム支承（NR，CR）：35，高減衰積層ゴム支承：

45，鉛プラグ入り積層ゴム（鉛プラグの面積比 4～8%）:45 

 ：支承の平面形状による係数（矩形： 25.0  ab のとき 1.0， 2,5.0  abab の

とき 0.5，円形：0.75） 

の場合51 S  

矩形 25.0  ab  GSGSE )58.63()
3

2
3( 2

1
2
1

2              (1-10) 

   0.2,5.0  abab  GSGSE )29.34()
3

1
4( 2

1
2
1

2           (1-11) 

円形 GSGSE )935.43()
2

1
3( 2

1
2
1

2                   (1-12) 
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1-5．積層ゴム支承の非線形特性と等価線形化モデル 

 図 1-7 は積層ゴム支承のせん断応力－せん断ひずみ関係を表したものである。せん断ひ

ずみが 200%を超えたところから，せん断剛性（＝せん断応力／せん断ひずみ）が硬くな

るひずみ硬化の影響がわずかにみられる。また，荷重－変形関係は，わずかに履歴曲線を

描いており，小さいがエネルギー吸収を期待できることがわかる。前節で述べたように積

層ゴム支承の形状や諸元が決定されれば，積層ゴム支承の水平方向剛性や鉛直方向剛性を

定めることができる。式(1-7)に示すように，ゴムのせん断弾性係数は，せん断ひずみの大

きさに応じて変化するが，図 1-7 に示すようにエネルギー吸収が小さい積層ゴム支承は，

耐震設計で考慮している範囲（積層ゴム支承に生じるせん断ひずみ≦250%の領域）であれ

ば，ゴムのせん断弾性係数は一定とみなすことができる。エネルギー吸収＝減衰性能は，

図 1-8 の(2)に示すように等価減衰定数 Bh によってモデル化され，以後の耐震性能照査に用

いられる。 

 後述する鉛プラグ入り積層ゴム支承と高減衰積層ゴム支承および積層ゴム支承という積

層ゴム系支承の水平方向剛性と減衰性能は，支承の設計では等価剛性 BK と等価減衰定数

Bh でモデル化されるので，ここでは，図 1-8 に示す等価剛性 BK （図の(1)は積層ゴム支承

の場合）と等価減衰定数 Bh について説明する。積層ゴム系支承を対象とした正負交番載荷

実験結果があれば，等価剛性 BK と等価減衰定数 Bh は，次式で得られる。 










maxmax

maxmax



FF
KB                           (1-13) 









































max

max
max

max

max
max

2
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2
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,

22
2

)(

2










F
K

F
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dF

W

W
hB

               (1-14) 
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      (1)天然ゴム G10       (2)天然ゴム G10 の減衰を高めたもの 

図 1-7 積層ゴム支承のせん断応力－せん断ひずみ関係（(株)ブリヂストン提供） 
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ここに， 


maxmax ,F ：履歴曲線の正側の最大水平力と最大水平変位 


maxmax ,F ：履歴曲線の負側の最大水平力と最大水平変位 

 ))((  dFW ：免震支承が吸収するエネルギーの合計で，履歴曲線の１サイクル

の面積 

W ：弾性ひずみエネルギー（ここでは，第 1 象限と第 3 象限の和で表現） 

積層ゴム系支承を設計するときは，図 1-8 に示すような履歴曲線が得られていないので，

積層ゴム支承はせん断弾性係数や等価減衰定数は一定値を用い，免震支承は後述するよう

に，履歴曲線をバイリニアモデルに仮定して設計を行う 15)。積層ゴム系支承を製作し，出

荷時に品質確認試験を行い 15)，実際に製作された積層ゴム系支承の等価剛性が設計値の±

10%以内に収まっていることと，等価減衰定数が設計で想定したものよりも大きい（設計

値以上）ことを確認し，この管理基準を満足しないものは出荷されないようにしている。 

図 1-9 は，道路橋支承便覧参考資料-6 ゴム支承の特性値に示された積層ゴム支承の等価

減衰定数 Bh の平均値と標準偏差から正規分布を仮定して描いた頻度分布である。道路橋示
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(1)せん断ひずみ 100%時 (2)せん断ひずみ 175%時 

NRG10，600×600×95mm，S1=7.98，S2=6.32，108 体 

図 1-9 道路橋支承便覧に示された積層ゴム支承の等価減衰定数 Bh の頻度分布 15)
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(1)等価剛性 BK             (2)等価減衰定数 Bh  

図 1-8 積層ゴム支承の等価線形化モデル 
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方書 V 耐震設計編では，積層ゴム支承の等価減衰定数として 4%程度以上の値が得られて

いるとしているが，4%だと図 1-9 の平均値-標準偏差の値よりも大きいため，かなりの確率

で，設計で想定した等価減衰定数 Bh を下まわる積層ゴム支承が現れる可能性がある。道路

橋支承便覧では，図のデータに基づいて積層ゴム支承の等価減衰定数 Bh の下限値を 3%と

している。このように，積層ゴム支承の等価減衰定数 Bh はばらつくので，設計者は，耐震

設計で積層ゴム支承に想定した等価減衰定数 Bh の情報を施工業者に伝える必要がある。 

 等価減衰定数として 3%や 4%は，小さい。多くの構造物の耐震設計基準類が，設計地震

動として減衰定数 5%の加速度応答スペクトルを採用していることを考えると，せめて，

等価減衰定数として 5%は期待できる積層ゴム支承の出現が望まれる。積層ゴム支承を用

いた地震時水平力分散構造形式の橋梁では，後述するように橋軸方向の橋としての剛性は，

積層ゴム支承と橋脚躯体および基礎構造-地盤間ばねからなる直列システムとしての剛性

が発揮されるため，橋軸方向の基本固有振動モード（桁がほぼ剛体変位しその質量が橋軸

方向に運動する Sway のモード）形では，積層ゴム支承の変形が卓越し，ひずみエネルギ

ー比例減衰法 4)によって評価されるモード減衰定数は，積層ゴム支承の等価減衰定数にほ

ぼ等しい値が得られる。そのため，動的解析を用いた動的照査を行うと図 1-10 に示すよう

に，設計地震動よりも大きな地震力が作用することになるからである。図 1-7 の(1)と(2)

を比較すると，(2)の方が履歴曲線の面積が大きいことがわかる。積層ゴム支承のように水

平方向剛性がひずみの大きさによって変化せず，従来の積層ゴム支承に比較してエネルギ

ー吸収性能が高い積層ゴム支承の開発も行われている。 

図 1-10 減衰定数の大きさが地震応答に与える影響 
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1-6．免震支承の非線形特性と等価線形化モデル 

図 1-11 と図 1-12 は，積層ゴム系免震支承の正負交番載荷実験結果を整理したものであ

る。図 1-11 は鉛プラグ入り積層ゴム支承，図 1-12 は高減衰積層ゴム支承である。図には，

水平力－せん断ひずみ関係とともに，各載荷ステップ間のデータから求めた接線せん断剛

性の変化も示してある。図より，せん断ひずみが 200%を超える付近からせん断剛性が硬

くなる硬化型ばねの様相を呈していることがわかる。道路橋示方書では，免震支承の許容

せん断ひずみを 250%と規定しているが，これは，図に示すように，免震支承に硬化型ば

ねとしての特性が顕著に現れない領域がせん断ひずみで約 200％～250%付近であることを

考慮したものである。免震支承に硬化型ばねとしての特性が顕著に現れない領域というの
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(1)鉛プラグ入り積層ゴム支承   (2)水平力－せん断ひずみ関係 

G10，950×1150mm，26mm×3 層鉛 155×4 本（7.74%）オイレス工業(株)提供 

図 1-11 鉛プラグ入り積層ゴム支承の正負交番載荷実験結果の一例 
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(1)高減衰積層ゴム支承  (2)水平力－せん断ひずみ関係 

G12，1000×1000mm，25mm×5 層，(株)ブリヂストン提供 

図 1-12 高減衰積層ゴム支承の正負交番載荷実験結果の一例 
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は，言葉を変えれば等価剛性と等価減衰定数に基づいた免震支承の設計が適用できる範囲

と言い換えることができる。 

履歴曲線の面積は，図 1-7 に示した積層ゴムよりも大きく，この面積の大きさが，免震

支承としての減衰性能を表している。 

 道路橋の免震設計では，図 1-13 に示すように，図 1-11 や図 1-12 に示した免震支承の非

線形特性（剛性の変化とエネルギー吸収性能）を，バイリニアモデルで表し，図 1-14 に示

すように免震支承の等価剛性 BK を式(1-15)，等価減衰定数 Bh を式(1-16)で算出して免震支

承の設計を行っている。 

2K
u

Q
K

Be

d
B                                  (1-15) 
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12

KuQu

KKQuQ
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                   (1-16) 

ここに， 

BK ：免震支承の等価剛性(kN/m) 

水平力

水平変位

正負交番載荷実験か
ら得られた履歴曲線

バイリニアモデルを用いた非線形
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(1)正負交番載荷実験結果のモデル化（概念） (2)免震支承の非線形モデル 

図 1-13 免震支承の非線形特性のモデル化（等価線形モデルとバイリニアモデル） 
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図 1-14 簡略化された免震支承の履歴特性 



㈱長大 耐震技術部/東京都市大学 

  16/27 

Bh ：免震支承の等価減衰定数 

dQ ：図 1-14 に示す免震支承の降伏荷重(kN) 

Beu ：免震支承の有効設計変位(m) 

21, KK ：図 1-14 に示す免震支承の一次剛性，二次剛性(kN/m) 

式(1-16)は，図 1-14 に示すバイリニアモデルの等価減衰定数 Bh の算出式であり，鉛プラ

グ入り積層ゴム支承はこの式で等価減衰定数 Bh を求めているが，高減衰積層ゴム支承の場

合は， )( eBB hh  というように，有効設計変位相当の有効せん断ひずみ e の関数として等

価減衰定数 Bh を求めている 15)。 

地震時に免震支承に生じる変位の時間的な変化は，地震動の特性によって変わるが，免

震支承の等価剛性や等価減衰定数を定めるためには，免震支承に生じる最大変位に相当す

る値よりも，実効値（有効値）に相当する値の方が重要である｡道路橋示方書Ⅴ耐震設計編

では，これを免震支承の有効設計変位 Beu と呼び，式(1-17)のように規定している。慣性力

の非定常性を表わす補正係数 Bc を 0.7 としたのは，橋の地震応答を等価線形化法で表わす

ためには，最大応答の 70％程度の応答変位に相当する免震支承の等価剛性 BK および等価

減衰定数 Bh を用いることが適当なためである 17)｡ 

BBBe ucu                             (1-17) 

ここに， 

Bu ：免震支承に生じる設計変位(m) 

Bc ：慣性力の非定常性を表わす補正係数で積層ゴム系の免震支承の場合 0.7

とする 

動的解析では，図 1-13 の(2)に示すバイリニアモデルを用いている 16)。高減衰積層ゴム

支承，鉛プラグ入り積層ゴム支承のバイリニアモデルの特性を表す 21,,, KKQQ yd の具体的

な算出式は，道路橋支承便覧 15)に示されている。それぞれ， dQ ：免震支承の降伏荷重， yQ ：
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G12，1000×1000mm，39mm×4 層，(株)ブリヂストン提供 

図 1-15 超高減衰積層ゴム支承の破断実験の一例 
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免震支承の降伏力， 1K ：免震支承の 1 次剛性， 2K ：免震支承の 2 次剛性である。 

図 1-15 は，高減衰積層ゴム支承の破断実験より得られた水平力－せん断ひずみ関係であ

る。この実験では，破断を目指したが，試験機の制約からせん断ひずみ 400％までしか載

荷できていない。このように，積層ゴム系支承の破断ひずみ（せん断ひずみ）は，道路橋

示方書Ⅴ耐震設計編に規定される 250%よりも大きいことがわかる。ただし，積層ゴム支

承や積層ゴム系の免震支承の破断ひずみは，常に一定値となるわけではなく，ばらつくた

め，道路橋示方書Ⅴ耐震設計編に規定される許容せん断ひずみと破断ひずみの間には，鋼

材の許容引張応力度（例えば，基準降伏点応力度／許容引張応力度≒1.7）のように，明確

な安全率を提示できるようになってはおらず，破断ひずみ＞許容せん断ひずみというだけ

で，両者の間にどれだけの余裕量が必要かは規定されていない。 

図 1-16 は，超高減衰積層ゴム支承（G10，400×400mm，15mm×6 層）の鉛直方向の載

荷実験結果である。図より，積層ゴム系支承の鉛直方向の非線形特性は，圧縮域と引張域

では，その挙動が異なることがわかる 18)。 
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(1)引張破壊実験          (2)繰返し引張試験 

図 1-16 超高減衰積層ゴム支承（G10，400×400mm，15mm×6 層）の鉛直方向載荷実験 18)
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 図 1-17 は，E-ディフェンスを用いた免震支承の震動実験（超高減衰積層ゴム支承，G10，

400×400mm，15mm×6 層）より得られた免震支承の荷重－変位関係と免震支承に生じた

変形と荷重から推定したせん断弾性係数 Gを整理したものである。加震に用いた地震動は，

1995 年兵庫県单部地震 JR 鷹取駅記録である。図より，免震支承に生じたせん断ひずみは

最大で約 22%と小さいが，そのような小さな変形域でも免震支承には非線形性が現れてい

ることと，そのような領域におけるせん断弾性係数は設計に用いている値よりかなり大き

いことがわかる 19)。 

 

写真-1 橋梁震動実験模型 
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(3)加震強度 40%の免震支承の変形と荷重から推定したせん断弾性係数 G 

図 1-17 E-ディフェンスを用いた免震支承の加震実験 19)
 



㈱長大 耐震技術部/東京都市大学 

  19/27 

２．免震設計の原理 

2-1．１自由度系を用いた動的荷重に対する設計原理 

 図 2-1 は１自由度系の質量点に正弦波状外力が作用した場合と，1 自由度系の基礎に正

弦波状変位が作用した場合の共振曲線である。正弦波状外力の共振曲線は，外力が系に静

的作用した時に系に生じる変位（静的変位）が振動によってどの程度大きくなるか

)( 静的変位動的変位M を表している。正弦波状変位の共振曲線は，構造系に生じる変形

（質量点と基礎間の相対変位）Aが基礎に作用する変位の最大値 0u の何倍となるかを表し

ている。何れも，外力の振動数 と構造系の固有振動数の比に応じて縦軸の値が変化し

ている。図 2-1 は，動的荷重に対する設計の基本であり，動的荷重として地震動を対象と

する場合は，構造物の固有周期と地震動の卓越周期あるいは地盤の固有周期に着目し，構

造物の固有周期が地震動の卓越周期に近づかないように離し（ 1 あるいは 1 ）

構造物の地震応答を低減することを目指すことになる。また，構造物の固有周期と地震動

の卓越周期を離すことができない時は，構造物の減衰定数を大きくすることを目指すこと

になる。 

 図に示した共振曲線を式(2-1)と式(2-2)に示す。 

m

c
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Fcosνt

x

 

(1)正弦波状外力が質量点に作用する振動系（強制加振） 

x

m

c
k

X

x0

u0cosνt
 

(2)正弦波状変位が基礎に作用する振動系（相対座標系で表示した強制変位） 

図 2-1 動的荷重を受ける構造物の設計における基本（1 自由度系の共振曲線） 
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地震動の卓越周期と橋梁の固有周期を離すという耐震設計は，長大橋梁の分野では，以

前から行われてきている。長大橋梁の耐震設計では，桁を弾性支持することによって，長

周期化を図り，桁に生じる慣性力を積極的に低減する設計が 1985 年に完成した伊勢湾岸道

路の名港西大橋（図 2-1 の(1)参照）以降数多く行われている。特に，1989 年に完成した首

都高速道路の横浜ベイブリッジは，ダブルデッキ形式の非常に重い桁を 2m という短いタ

ワーリンクで支持することによって橋の橋軸方向の振動を振幅が大きい振り子の運動に置

き換えることによって長周期化と橋軸方向に生じる変位を抑制するという設計を行ってい

る（図 2-2 の(2)参照）。また，1993 年に完成した阪神高速道路の東神戸大橋は，斜めケー

ブルの弾性剛性だけで桁を橋軸方向に柔らかく支持し，桁と主塔および橋脚間の橋軸方向

の支承条件を全て可動としたオールフリー形式を採用し長周期化を図っている。 

このように長大橋梁も長周期化によって地震応答の低減は図っていることから，免震橋

 

 

(1)弾性拘束ケーブルによって長周期化を図った名港西大橋 20) 
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(2)2m という短いタワーリンクで重い桁を支持して長周期化を図った横浜ベイブリッジ 21),22) 

図 2-2 桁と主塔間の橋軸方向支持形式として弾性支持を採用して長周期化を図った橋の例 
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とみなすことができるが，本資料で対象とするのは，一般的な道路橋における免震設計で

ある。一般的な道路橋に免震設計を適用するためには，積層ゴム系支承の開発が大きな役

割を果たしていることは，前述したとおり（1-1 節参照）である。 

1-1 節では，“ニュージーランドは，免震構造の Leading Country である”と述べたが，

川島は次のように解説している。免震設計がニュージーランドで花開いた理由として，大

地震時に生じる地震力をまともに考慮し，これに対して多少の損傷は生じてもよいが大被

害は防ぐというねばりを重視したニュージーランド流の耐震設計法＝じん性設計にあると

している。大地震時には，橋脚の基部等に損傷が生じるが，ここに適切な帯鉄筋を配置し

ておけばじん性のある塑性変形が期待でき，このエネルギー吸収により地震応答を下げる

ことができることを明確に耐震設計に取り入れたのがじん性設計である。しかし，塑性ヒ

ンジという限定された箇所とはいえ，大地震時には被害が生じるわけであり，その復旧は

高価なものとなる。塑性ヒンジと同等な効果をもたらす装置はできないものかというのが

免震装置開発の基本的な考え方である。1) 

以下に，免震設計の利点を列挙する 1)。 

①設計思想が簡卖：地震エネルギーが集中する位置を限定しているわけであり，はじめか

らこの箇所が非線形化（損傷）してもよいように，もしくは地震後に取り替えが簡卖に

できるように設計，製作，施工すればよい。 

②損傷を制御できる：免震装置以外の構造部材の損傷をなくすか，軽微な損傷にとどめる

ことができる。 

③経済的な設計ができる：免震装置の採用により，下部構造に作用する地震力を分散，軽

減でき，経済的な設計とすることができる。 

④補強設計に有効：下部構造の強度やねばりが等が不十分な既設橋の耐震補強にも利用で

きる。 
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2-2．地震応答スペクトルを用いた免震設計の原理 

道路橋の免震設計は，積層ゴム系支承を用いて水平方向に柔らかく支持することによって長

周期化を図り，慣性力等の地震応答を低減し，長周期化したことによって増加した変位等の地

震応答はエネルギー吸収性能（履歴減衰効果）によって低減するようにしている。図 2-3 は，

免震構造の原理を，加速度応答スペクトルと変位応答スペクトルを用いて示したものである。

図に示すように，1997 年兵庫県单部地震以前に多用されていた金属製の固定支承から，積層ゴ
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図 2-3 橋梁の橋軸方向の支承条件を固定から免震支承に変化させることによる免震効果 1)
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図 2-4 1995 年兵庫県单部地震以降に観測された強震記録 23)と標準加速度応答スペクトル 
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ム系の免震支承に支承条件を変化させる（免震橋を採用する）と，積層ゴム系支承としての水

平方向剛性の柔らかさによって橋の固有周期を加速度応答スペクトルが低下する周期帯域に

シフトするように適度に長くするとともに，さらに積層ゴム系免震支承のエネルギー吸収効果

によって減衰性能の増大を図り，地震応答を低減させることができることがわかる。 

鉛プラグ入り積層ゴム支承や高減衰積層ゴム支承は，長周期化を図る支承（アイソレー

ター）とエネルギー吸収装置（ダンパー）を一体とした構造であるが，建築分野で採用実

績が多い，積層ゴム支承卖体で柔らかく支持し，エネルギー吸収は別途設置されるダンパ

ー等によって図る構造も免震構造である。道路橋でも，積層ゴム支承とダンパーを併用し

た構造は免震橋となる。 

 図 2-4 は，1995 年兵庫県单部地震以降発生した地震の際に観測された強震記録 23)の加速

度応答スペクトルを整理したものである。図中モーメントマグニチュードは，どのくらい

の面積を持つ断層が，地震のときに何メートル滑ったかという量を元にして計算するマグ

ニチュードである。図からわかるように，1995 年兵庫県单部地震は，決して大きな地震で

はないことがわかる。図 2-4 に示した強震記録と道路橋示方書 V 耐震設計編に規定される

レベル 2 地震動の標準加速度応答スペクトルを用いて，図 2-3 に示した長周期化による地

震応答加速度の低減効果とエネルギー吸収（高減衰化）による地震応答変位の低減効果を

示したのが，図 2-5 と図 2-6 である。免震化前の固有周期 0T として 0.5 秒，0.75 秒，1.0 秒

を想定し，減衰定数を %50 h とした。免震支承が機能する時の等価固有周期 eqT は

02 TTeq  とし，等価減衰定数 %15eqh とした。等価固有周期 eqT は，道路橋示方書 V 耐震

設計編の 137 頁上から 10 行～13 行にかけて記述されている“免震支承を用いた場合の橋の

固有周期は，一般には，免震支承を用いない場合の橋の固有周期（ここでは 0T ）の 2 倍程

度以上とすることを目安としてよい”に準じた。等価減衰定数 %15eqh は，鉛プラグ入り

積層ゴム支承や高減衰積層ゴム支承に生じるせん断ひずみが約 200%時の等価減衰定数に

相当する。 

 図 2-5 は，図 2-3 と同様に長周期化と高減衰化による地震応答の低減効果を，地震応答

スペクトルを用いて表したものである。2003 年十勝沖地震の際に K-NET の大樹 HKD098

で観測された地震動（EW 成分）と 1995 年兵庫県单部地震の際に大阪ガス葺合で観測され

た地震動（EW 成分）は，橋の固有周期が長くなっても，応答加速度が小さくならない場

合があることがわかる。また，図 2-3 に示すように，応答変位は長周期化によって大きく

なっている。このように，地震動によっては，長周期化だけでは，地震応答を低減できな

い場合があることがわかる。 
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図 2-5 地震応答スペクトル上での免震効果（長周期化と高減衰化による応答の変化） 
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図 2-6 は，図 2-4 に示した全ての強震記録と標準加速度応答スペクトルを用いて，以下

に示す関係を整理したものである。 

長周期化による加速度応答スペクトルの変化（図 2-6 の(1)参照） 

%)5,(%)5,( 00  hTSAhTSA eq ：応答加速度の低減効果の確認 

長周期化による変位応答スペクトルの変化（図 2-6 の(2)参照） 

%)5,(%)5,( 00  hTSDhTSD eq ：応答変位が増加することの確認 

長周期化と高減衰化による加速度応答スペクトルの変化（図 2-6 の(3)参照） 

%)15,(%)5,( 00  eqeq hTSAhTSA ：応答加速度の低減効果の確認 

長周期化と高減衰化による変位応答スペクトルの変化（図 2-6 の(4)参照） 

%)15,(%)5,( 00  eqeq hTSDhTSD ：応答変位の低減効果の確認 

図 2-6 の(1)より，長周期化だけでは，応答加速度が小さくならないケースがあることが

わかる。さらに，図 2-6 の(2)より，長周期化したことにより応答変位は大きくなっている。 

図 2-6 の(3)より，長周期化だけでは小さくならなかった応答加速度（図 2-6 の(1)参照）

が振動系の減衰定数が大きくなったことにより小さくなっていることわかる。 

図 2-6 の(4)と図 2-6 の(2)を比較すると，振動系の減衰定数が大きくなると応答変位も小

さくなることがわかる。
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図 2-6 強震記録の地震応答スペクトルを用いた免震効果（長周期化と高減衰化）の確認 
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