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論文要旨 

 

本論文は「ブレースの座屈に着目した鋼構造骨組の終局耐震性能および最適設計」と題し，鋼

構造骨組内の円形鋼管ブレースが座屈を生じて部材破断に至るまでの累積変形性能と終局耐震性

能，ならびにその座屈発生の解消を目指す制振ブレースの最適設計手法について論じたものであ

り，以下の 6 章で構成される。 

 

第 1 章「序論」では，本研究の背景を述べ，ブレース付鋼構造骨組に関する既往研究を概観し，

その耐震設計において未だ明らかでない問題点を指摘し，本研究の目的や論文構成を示している。 

 

第 2 章「座屈後破断を伴う薄肉円形鋼管ブレース付鋼構造骨組の振動台実験」では，過大変形

時のP-Δ効果を再現する実験装置と低層建物の第1層を抽出した径厚比42のブレースを片流れ配

置した架構の振動台実験を行い，ブレースが座屈後に破断して架構が層崩壊する動的崩壊挙動を

分析している。この実験からブレースの座屈後破断が架構の層崩壊挙動にとって致命的であるこ

とや，層崩壊はブレース局部座屈部の亀裂発生時より全断面破断時に顕著となる知見を得ている。

また，実験結果より，静的部材実験に基づいて構築された既往のブレース部材の破断時期評価手

法が，骨組配置かつ動的入力に対しても適用可能であり，同手法を組み込んだ時刻歴応答解析は，

安全側の耐震性能評価を与えることを示している。一方，局部歪の評価結果から，全体座屈した

強度型ブレースは，余震等の小地震の繰返しで破断する可能性が高い点を指摘している。 

 

第 3 章「径厚比の異なる円形鋼管ブレース付鋼構造骨組の累積変形性能および構造特性係数」

では，初めに第 2 章の試験体のブレースの細長比と径厚比をパラメータに FEM 解析を行い，骨組

から付加曲げを受けるブレース部材の累積変形性能と破壊性状を分類し，部材破断時期評価手法

が径厚比約 90 以下の範囲で適用可能であることを示している。次に径厚比 12 の試験体の性能確

認実験を行い，前章との比較からブレース付鋼構造骨組の終局耐震性能は，最大応答に関わる細

長比のみならず，部材破断時期に関わる径厚比の影響を受けることを示した。また，径厚比が小

さいブレースは，保有耐力接合を満たしても溶接部の応力集中を緩和できない場合があり，接合

部納まりに留意すべき点も示している。以上を踏まえ，上述の部材破断時期評価手法と等価繰返

し回数を援用して，円形鋼管ブレースの部材破断を考慮した構造特性係数の略算法を提案し，部



 

材破断を考慮しない従来の告示や鋼構造限界状態設計指針(LSD)の耐震性能指標の余裕率を検証

し，ブレースの水平力分担率による割増が適用されない BA ランクの余裕率が低いこと，告示の

極稀地震 1 回では LSD の径厚比制限 35 を満たす架構であれば余裕率 35%以上を有することを示

している。一方，長時間・長周期地震動入力等では余裕率は一般に低下し，座屈を前提とする弾

塑性設計を経済的な選択肢と捉え続けることが難しい点も示している。 

 

第 4 章「一般化応答スペクトル解析法を用いた応答制御型ブレース付鋼構造骨組の地震応答評

価」では，第 3 章までの強度型ブレース付架構の検討結果を受け，極稀地震後の継続使用など要

求性能の高い建物に適用される応答制御設計について，複素固有値解析と応答スペクトル法の収

斂計算に基づく一般化応答スペクトル解析法を提案している。提案評価法は従来の簡易自由度系

を用いた等価線形化法と比べ，応力解析に用いる程度の骨組モデルのまま，詳細なダンパー量と

配置を直接検討することが可能であり，曲げ系，軸力系に依らず実用的な精度で，時刻歴応答解

析より高速(自由度数 810 のモデルに対して約 5 秒)に，座屈やその他の応答制御への効果が検証可

能である。また，振幅依存型減衰を表現する複素剛性の評価は，特定の振動モードが卓越する場

合は最大点剛性法，複数の振動モードが卓越する場合は平均減衰法の評価精度が良いことを示し

ている。一方で，高い主架構ダンパー剛性比や極端なスペクトル性状を有する地震動入力の場合

など，地震応答の非線形性が強くなると評価精度が悪化する点も示している。 

 

第 5 章「座屈制御を目的とした鋼構造骨組へのブレース最適設計法の提案」では，一般化応答

スペクトル解析法を遺伝的アルゴリズムや粒子群最適化などの最適化アルゴリズムモジュールと

組合せた設計手法へ拡張し，座屈拘束ブレース(BRB)を用いた改修が行われた実在トラス鉄塔や，

一般的な BRB 付骨組を対象に最適化計算を実施し，提案手法が時刻歴応答解析を用いた試行錯誤

や，等価一自由度系を用いた検討手法より優れた設計解を得られること，詳細多自由度系でも等

価一自由度系と同様な性能曲線が導出できることを示し，最後に耐震要素を外周に集約した外殻

構造物を対象に，強度型ブレースを含め，より複雑な配置最適化計算を行い，変位の低減を目的

とする場合は BRB が層方向に均一に，部材座屈の解消を目的とする場合はスパン方向に集中的に

配置され，変位と座屈の基準を満たす場合は両者の中間的な配置となることを示している。 

 

第 6 章「結論」では，各章で得られた成果を統括している。 



 

Synopsis 

The post-buckling ductile fracture behavior of cold-formed and closed section braces are becoming a 

considerable problem of seismic design of steel braced frames according to previous seismic damage reports 

and numerical fracture analysis results. To cover an insufficiency of the current seismic design method about 

this problem, this thesis studied ultimate seismic performance and optimal damper design strategy of steel 

braced frames including both circular hollow section braces (CHS, the most popular closed section braces in 

Japan) and elasto-plastic damper braces as buckling restrained braces. 

In Chapter 1, the background and literature review about research fields of steel braced frames were 

summarized, and the purpose of this thesis was discussed. 

In Chapter 2, the dynamic fracture characteristic of a thin CHS braced frames model was investigated by a 

collapse test, and the existing CHS fracture evaluation method and the fracture analysis method were 

validated under dynamic loading. 

In Chapter 3, a structural ductility factor of CHS braced frames considering member fracture was proposed 

according to the discussion of the cumulative plastic deformation capacity of in-frame CHS braces by finite 

element analysis and some performance experiments, and the margin of safety of the current design standard 

value were estimated and analyzed against a variety of section property and seismic inputs, which suggested 

one of the limitation of the code-based elasto-plastic design philosophy as an easy and economical seismic 

design method. 

In Chapter 4, according to the above discussion of the buckling braced frames, a numerical seismic 

response evaluation method named as “Generalized Response Spectrum analysis” (GRSA) for highly 

intermediate three dimensional structures (to require higher seismic performance) with various damper braces 

including elasto-plastic damper braces was proposed, and the accuracy, applicability and limitation were 

confirmed. 

In Chapter 5, the optimal damper design strategy composed of GRSA and optimization algorithms to 

prevent member buckling was proposed. The efficiency of the proposed design strategy was verified, 

analyzed and discussed in a series of studies using an existing lattice tower structure, typical 

buckling-restrained braced frames in Japan and a concentric braced frame skin structure. 

In Chapter 6, the conclusions of each chapter were summarized. 
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1.1. 研究の背景 

ブレース付鋼構造骨組は, 鉛直方向に配置されたブレース部材(トラス部材)を介して, 架構全体

がトラス挙動によって水平力に抵抗する構造物全般を指す 1-1)。ブレース部材によって容易に水平

方向の剛性と耐力を高められるため，この構造システムの歴史は長い。その原点は 19 世紀まで遡

り, New York Crystal Palace (1853 年, 米国)の設計では, 鉛直方向のトラス(梁)が風荷重に対して建

物を補剛(bracing)する概念が既に述べられ 1-2), より直接的にブレース部材を採用した Eiffel Tower 

(1889 年, フランス)の設計前後にその優れた性能が一般に認知され, 20 世紀初頭の超高層需要に伴

い急速に発展・普及し, 現代も重層構造物から鉄塔など空間構造物まで幅広く利用されている 1-1)。 

その一方, 水平抵抗の要となるブレースは軸力主体型の部材であり, 地震時は曲げ座屈(全体座

屈)に起因する損傷を生じる。具体的には①たわみ変形と付加モーメントに伴う圧縮側の剛性と耐

力低下, ②軸変形の増大に伴う局部の板要素の屈服(局部座屈), ③局部座屈部の歪集中と繰返し変

形による低サイクル疲労破壊(亀裂発生), ④亀裂の進展と全断面破断である。①は片側の引張耐力

と剛性を担保する 2 本一組のブレース配置である程度対応できるが, ②～④は地震荷重が確率的

な事象のため完全に防ぐことは出来ず, 設計時の取扱が難しい。特に角型や円形など閉断面ブレー

スは, 屈服した断面角部の歪集中が著しく, 開断面ブレースと比べて容易に低サイクル疲労破壊

を生じ, 累積変形性能が低いことが知られる 1-1)。1990 年以降の約 30 年の間だけでも, 日本国内で

は直下型(兵庫県南部沖地震), 長周期長時間型(新潟中越沖地震, 東北地方太平洋沖地震), 多数回

直下型(熊本地震)など様々な大規模地震が発生し, Photo 1.1.1 に示すように,その度に閉断面ブレー

スが部材破断する被害が報告されている。また, 近年の数値解析結果では, 部材破断を生じると特

定層へ損傷集中する可能性が盛んに指摘されている 1-6)。幸いにして, 現在まで数値解析結果に示

されるようなブレース破断を起因とした骨組の層崩壊被害は報告されていない。しかし, ②～④の

過程に代表される部材破断が架構全体に与える悪影響は明らかになりつつある。ブレース付鋼構

造骨組は, 既に部材破断の評価や, それを考慮した強非線形領域の数値解析(崩壊解析)まで行える

段階に至っているが, ①～④を含め層崩壊までの詳細な動特性を比較できる実験データは殆ど無

いのが現状である。また, 実験値が殆どないため, 崩壊解析手法もブレース破断後挙動の妥当性は

検証されていない。南海トラフ地震など今後発生が予想される大規模・長時間地震 1-7)を考慮し, ブ

レース付鋼構造骨組が層崩壊に至るまでの挙動や原設計の余裕度を詳細に把握する必要がある。 

以下に各耐震設計における②～④の取扱いと, それに対する現在の問題点について述べる。 
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ブレース付鋼構造骨組の主要な耐震設計としては, 設計想定の地震荷重に対して, 主架構の一

部損傷を認め, その塑性エネルギー吸収によって地震応答を低減する, いわゆる弾塑性設計が援

用される事が多い。弾塑性設計は部材の終局耐力と塑性変形性能を前提とした，必要耐震性能の

下限を支える設計法であり, 各地震国の法規でマニュアル化されている。また, 安価な規格品を用

いて効率的に水平剛性と耐力を確保でき, 設計手順も容易なため, 強度型のブレース付架構は経

済的な耐震構造の選択肢として重要である。弾塑性設計は Newmark らが提唱したエネルギー一定

則 1-8)に基づき, 弾性応答時の必要保有水平耐力Qudに対し, 層の塑性エネルギー吸収性能と等価な

低減係数より換算したQudを計算し, 実際の耐力がこれを上回ることを確認する。この低減係数は, 

欧州では Behavior factor q 1-9), 米国では Response modification factor R 1-10), 1-11), 日本の建築基準法

(BSL)1-12)では構造特性係数 Dsと呼ばれ, 弾塑性設計における耐震性能指標といえる。欧米では, 鋼

構造骨組(MRF)は柱梁, 無偏心ブレース付鋼構造骨組(CBF)はブレースなど塑性エネルギー吸収を

担当する部位を明確に分類して q と R を一義に定める。これに対し Dsは, 欧米のMRF とブレース

を含めた Dual system が相当すると推測される。しかし, その手順はブレースを細長比のランクに

基づきエネルギー吸収性能を分類する 1-12)一方で, 実際の評価は MRF を前提として基本 Ds値を決

定した後, ブレースの水平力分担率に応じて割増だけ行う。このように, Dual system としてブレー

スの塑性化を認めつつも, 実体は MRF のエネルギー吸収を妨げるペナルティとして扱い, 各パラ

メータに応じて低減値も変動するなど, Dsは日本固有の耐震性能指標となっている 1-13)。 

ただし, どの指標もブレースの部材破断による累積変形性能の限界を考慮しない点で共通して

おり, 既存や新規を問わず破断安全余裕率の検証が急務となっている。この点について崩壊解析は, 

建物毎に詳細な終局耐震性能を検証できる有効な手法である。しかしながら, 弾塑性設計の利点が

手続きの簡便さにあることを考慮すると, 手計算の略算法も必要と考えられる。また, 崩壊解析は, 

実際に各層毎に使用した耐震性能指標との関連が曖昧な個別解が得られるため, 現行の指標の余

裕率を包括的に議論することは難しい。例えばDsは, 径厚比や幅厚比に制限がなく, 特に②～④の

問題が深刻な閉断面ブレースでは, これらの数値が大きな断面ほど細長比が小さくなりやすく(割

増が小さくなる), 評価上は優秀として採用される可能性がある。このように現行の手続きは断面

検討時に危険側となる場合があり, 同様なケースをスクリーニングするためにも, 断面性能など

のパラメータ分布図上で, 簡便に Dsの安全余裕率を視覚化する手法が必要である。しかしながら, 

こういった手法の提案や検証例は未だ少ないのが現状である。また, BSL の弾塑性設計の地震力

は 1981 年制定時のレベル 2 極稀地震(標準層せん断力係数C0 = 1.0)を想定しており, 疲労破 
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(a) A parking lot in 1995 Hyogoken Nanbu-oki earthquake (Courtesy of Prof. Kuwamura)1-3) 

 

(b) A lattice tower in 2007 Chuetsu-oki earthquake (Courtesy of TEPCO)1-4) 

 

(c) A double layer grids in 2016 Kumamoto earthquake (Courtesy of Prof. Takeuchi)1-5) 

Photo 1.1.1 Observed low cycle fatigue fractures of concentric braces due to earthquakes 

 

壊の問題 1-14), 1-15)で注目される地震動の継続時間性に関する余裕率の検証も必要である。その一方, 

Ds 評価はあくまで設計上の手続きに過ぎないため, 部材破断の安全余裕率は, 実験やその補完解

析を用いてブレースの累積変形性能や架構の終局耐震性能を整理した後に議論する必要がある。 

近年は事業継続性(BCP)の観点から，大地震後も継続使用を求める建築物が増えており, そうい

った建物に損傷や残留変形を残す一般的な弾塑性設計を適用することは必ずしも適当とは言えな

い。その一方, ②～④などから懸念される数々の問題の根本原因は, ブレースが曲げ座屈を生じる

Post-buckling ductile fracture 

Post-buckling ductile fracture 

Buckling 

Buckling 
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ことにあり, この様な要求性能の高い構造物においては, 制振部材を導入することによって, 再現

期間 500 年程度の地震(以下，極稀地震)でそもそもブレースを曲げ座屈させないという応答制御型

設計が有効である。制振部材(以下，簡単のためダンパーとも称する)は効率的な地震エネルギー吸

収を意図したデバイスであり, 主架構部材の一部損傷を利用する場合より優れた応答低減効果を

発揮する。その中でも特に座屈拘束ブレース(BRB)1-16)に代表される弾塑性ダンパーブレースは, 指

定された耐力で降伏するよう設計することで周辺部材の負担荷重上昇を抑制する荷重制御(ヒュー

ズ)の役割も期待でき, ブレースの曲げ座屈を解消する抜本的な解決策になりうる。従って, 付加減

衰とヒューズの機能を有する BRB と, 安価に水平剛性と耐力を付与する従来の強度型ブレースを

組合せ, より強靭なブレース付鋼構造骨組を設計することが可能となる。なお, BRB は, 圧縮側の

耐力も期待できる靭性の高いブレースとして, 欧米では座屈拘束ブレース付鋼構造骨組(BRBF), 

日本ではBAランクブレースのカテゴリーが設けられており, 弾塑性設計の部材としても取扱うこ

とができ, この点でブレース付鋼構造骨組における応答制御型架構は上位の強度型架構といえる。 

強度型ブレースが混在する BRBF においては, “どこにどれだけ BRB を配置すると曲げ座屈や

他の地震応答に効果的か?”, など離散的なダンパーの配置や容量の検討が問題となる。この点に

ついて, 現在のBRBFの設計では, 時間のかかる時刻歴応答解析を試行錯誤的に用いる手法しかな

いのが現状である。BRB に限らず, ダンパーは一般に高価であり，また導入量が多すぎると応答

が却って増幅するなどの特徴があり, 時刻歴応答解析を用いず時間効率的にダンパー量を検討す

るための地震応答評価と最適化手法に関する研究はこれまでも盛んに行われてきた。しかしなが

ら, これまでの地震応答評価に関する既往研究の主要な目標は, 弾塑性設計と同様な, 手計算の範

囲で行える応答制御型設計の標準手法を確立することにあった 1-17)。この手法は各層を集約した単

純な振動モデルの範囲しか検討できず, BRBF の最適設計法の提案は重層構造系などに限定されて

いる。また, 数値的な地震応答評価を駆使して, ダンパーの具体的な配置位置を最適化する研究も

広く行われているが, 時間効率性の良い手法はオイルまたは粘性タイプなど減衰性能が取り扱い

やすい速度依存型ダンパーへの適用に留まっており, 振幅依存型の非線形特性を有する弾塑性ダ

ンパーに関する検討は殆ど手付かずとなっている。必要耐震性能の下限を支える強度型架構と比

較して, 応答制御型架構は建築設計の可能性を広げられる耐震構造であり, 以上の需要に答えら

れる手法の検討にあたっては, 意匠・構造分野での普及が目覚ましいデザイン・コンピューティン

グ1-18)など, 近年の設計ツールの進化1-19)も考慮し, 任意の建物形状やダンパー種にも適用可能な汎

用性・拡張性が求められると考えられる。  
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1.2. 既往の研究 

ブレース付鋼構造骨組の歴史は長く, 既往研究も長期かつ多岐に渡って精力的に検討されてい

る。そこで本節では, 関係する研究領域を順を追って整理し, 未だ明らかでない事項に言及する。 

 

1.2.1. ブレース部材とブレース付鋼構造骨組の繰返し挙動に関する実験研究 

ブレース付鋼構造骨組は非地震地域で誕生したため, 当初の規準1-20)や設計マニュアル1-21)は, 風

荷重を対象に, ブレースは十分に細長く座屈耐力が無視できる引張材を仮定していた。しかしなが

ら, ブレース付鋼構造骨組が地震地域へ普及するに伴い, 地震荷重の規定が設けられ, より高い剛

性と耐力を確保できる細長比の小さな断面の使用が始まると, 引張材として無視していた座屈後

挙動の解明が必要になり, その結果として 1960 年代から実験研究が盛んに行われるに至る。 

特に初期は架構実験から始まり, これはブレース配置など従来型の設計との対応の検証を兼ね

ていたと推測される。例えば若林・辻ら(1965 年 1-22), 1966 年 1-23))は, 高さ 1m×スパン 1m の 1 層あ

るいは2層の門型骨組に片流れ, K型, 逆K型, X型など様々な矩形断面ブレース配置した場合の座

屈後繰返し挙動を検証している。藤本・羽倉・松本ら(1968 年 1-24))は, 高さ 0.25m×スパン 0.19mm

の小模型を対象に鉛直荷重と片流れ, 逆 K 型などの H 形断面ブレース配置を考慮した場合を検証

している。高橋・岡田ら(1969 年 1-25))は, 高さ 2.4m×スパン 2.2m の門型骨組で片流れ, X 型, K 型

など様々なダブルチャンネル断面ブレース配置した場合を検証している。若林・松井ら(1969年 1-26))

は高さ 2.6m×スパン 5.0m の実大 X 型配置 H 形断面ブレース付骨組を対象に鉛直荷重や水平力分

担率の影響を検証している。友田・新宮・守山ら(1969 年 1-27))は, 高さ 1.3m×スパン 2.5m の X 型

配置山形断面ブレース付骨組を対象に柱崩壊型のブレース曲げ座屈挙動の相関を検証してい

る。1970 年代は建築基準法の改定に向けた建設省建築研究所プロジェクト「新耐震設計法の確立」

として, 例えば若林らのグループ(1974 年~1975 年 1-28)～1-30))が H 形, 山形, 円形, 平板の様々なパラ

メータに対して大々的な実験研究を行い, これらが現行基準制定の基本データとなった。 

ブレース単体の実験は 1970 年代から盛んに行われた。例えばKahn・Hanson ら(1976 年 1-31))は, 有

効細長比 85, 120, 210 のピン支持矩形断面ブレースについて, 正負対称と片側偏心の交番載荷を行

ってブレースの座屈履歴をステージに分けて分析している。若林・松井ら(1977 年 1-32))は, 材端拘

束条件を表す回転バネで表現した載荷装置を構築して, 細長比 40～160 の矩形断面や H 形断面ブ

レースの正負交番載荷を行って座屈耐力の劣化やエネルギー吸収性能を広範に検証している。
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Jain・Goel ら(1980 年 1-33))は, 角形(細長比 60～160, G.PL 接合)と山形(細長比 170 と 240, 剛接合)断

面ブレース 17 体を対象に, 耐力劣化挙動の検証と履歴モデルの提案を行い, 角形断面が局部座屈

後に早期に疲労破壊した点を報告している。Black ら(1980 年 1-34))は, H 形, 角形, 円形, ダブルアン

グル, ダブルチャンネル, T形断面ブレース24体について, ピン-固定あるいは両端ピン支持の境界

条件の下で漸増載荷を行い, 断面形状や細長比(有効細長比 40, 80, 120)が履歴性状や吸収エネルギ

ー量に与える影響を分析している。Zayas ら(1980 年 1-35))は, 湾岸構造物でよく使われるパラメータ

範囲(有効細長比 25と 54, 径厚比 34と 48)の円形鋼管ブレースの漸増載荷を行い, 局部座屈に径厚

比が影響する点や, 引張載荷で早期に破断する点を報告している。 

以上に代表される 1960年～1980年の実験から, ①ブレース部材は繰返し挙動時に特徴的な履歴

性状(弾性範囲, 引張降伏, 引張反転除荷, 座屈進展, 圧縮反転除荷, 引張曲げ)を示す。②ブレース

部材の座屈後耐力や履歴性状は細長比のみに依存し, 細長比が小さいほど骨組を含めた全体の履

歴性状は安定する。③逆 K 型配置は梁がブレースより強くないと接合部に塑性ヒンジが発生しブ

レースに期待される耐力や剛性が発揮されない。④局部座屈は径厚比に依存し, 閉断面ブレースは

局部座屈後に早期に疲労破壊することがある。など, ブレース付鋼構造骨組の基本的な特性の理解

が進み, 建築基準法などの法規に反映された。1984 年には, 当時の弾塑性設計である保有水平耐力

計算の妥当性を検証するため, 日米共同実大耐震実験研究の一貫として実大 6 層ブレース付鋼構

造骨組の仮動的実験が行われた 1-36)。この実験の架構は, 米国規格の鋼材や米国に多い角形断面ブ

レースを用いたが, 耐震設計は日本の法規に従って C0 = 0.197 に対して 1 次設計されている。同実

験は現在においても最大規模であり, 実験結果から保有水平耐力に関する弾塑性設計の妥当性が

示された一方, 極稀地震(500 cm/s2, 1978 年宮城県沖地震東北大記録 Tohoku NS 波)で角形断面ブレ

ースが局部座屈後に疲労破壊したなど, 後述する発展研究の出発点にもなっている。 

 

1.2.2. ブレース部材の座屈履歴挙動の数値モデルに関する研究 

高層建物の非線形数値解析の需要から, ブレース部材の特徴的な座屈履歴性状をモデル化する

検討が実験と並行して行われている。 

(a) 塑性ヒンジモデル (線材モデル+一般化塑性ヒンジモデル) 

ブレース部材の繰返し座屈挙動が未知の現象であった 1960 年代は, 実験で確認される挙動と得

られる座屈履歴性状の関係を理論的に説明するため, 特に理論として明快な塑性ヒンジ法を駆使

した解析解が盛んに検討された 1-37)。塑性ヒンジ法は, 線材モデル(主にトラス要素)のヒンジ部に
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塑性変形を集約し, MN 相関に基づき並進と回転成分に分解して非線形性を解析する手法であり, 

数値解析上は部材中央に塑性ヒンジを有する弾性梁要素として表現される。例えば藤本・瀬川・

松本(1969 年 1-38))は, 現象と履歴を複数のステージに分類し, 放物線型の MN 降伏関数と単純塑性

ヒンジ曲げ理論から回転成分のみを考慮した繰返し挙動の解析解を求めた。五十嵐・井上らのグ

ループ(1972 年 1-39), 1973 年 1-40))は, 塑性流れ則に基づいて並進成分と回転成分を分解した解析解を

導出し, ブレース部材の座屈挙動は塑性伸縮が座屈伸展時の耐力劣化挙動に影響する点を指摘し, 

さらに座屈後の除荷から引張曲げに移行するステージにおいて細長比が大きくなると台形からス

リップ型の形状に移行する現象を解明した。野中は(1973 年 1-41), 1977 年 1-42), 1983 年 1-43), 1984

年 1-44), 1-45)), 降伏関数に依らず数値計算時の収斂誤差に影響を受けず, 大変形域も考慮できる閉解

形式の一般解を検討し, 国内におけるブレース部材の塑性ヒンジモデル理論では最も著名である。

一方, 海外では Ikeda・Mahin ら(1986 年)が実験式を修正ヒンジ法に反映する手法を検討している。 

 

(b) 弾塑性解析法 (ファイバー要素または一次元有限要素) 

荷重変形の次元で履歴性状を表現するヒンジモデルに対して, 材料の応力歪の次元を用いてよ

り精緻に弾性・弾塑性の挙動を追跡する弾塑性解析の手法も検討されている。これは例えば山田・

辻ら(1972 年 1-47))の検討に挙げられるように, 断面を有限個に区分し, 区分断面座標ごとの応力歪

関係から, 曲げと軸力の連成を考慮した断面力を計算する手法であり, 変位関数や材料構成則な

ど有限要素法を導入することで, いわゆるファイバー要素(一次元有限要素)へと発展し, 数値モデ

ルとしての精度の高さは藤本・和田ら(1973 年 1-48), 1975 年 1-49))の検討に示されている。海外では, 

Uriz・Mahin ら(2008 年 1-50))が, 共回転座標と荷重制御型のファイバー要素を提案している。また, 

Hasio・Lehman・Roeder ら(2012 年 1-51))は, ファイバー要素に剛域と非線形回転バネを追加して米

国規準の接合部 G.PL の剛性と塑性化の影響を再現するモデルを検討している。 

 

(c) 現象論モデル (トラス要素+弾塑性復元力特性) 

数値解析の計算負荷の低減や, 実用性, 組込の簡便さの観点から, トラス要素軸方向の荷重変形

関係だけで座屈履歴性状を表現する現象論モデルの検討も行われている。現象論モデルは実験結

果に適合する骨格曲線の更新ルールを直接作成するモデルであり, 実験結果の蓄積に比例して履

歴モデルが更新されている。ブレースの座屈履歴では Nilforoushan (1973 年 1-52))が最も古く, 海外

では Jain・Goel ら(1980 年 1-33))の履歴モデルが有名であり, 日米耐震共同実験研究 1-36)の再現解析に
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利用されている。日本国内の初期のものとして, 加藤・秋山 (1977 年 1-53)) は塑性ヒンジ法の複雑

さを批判した上で, 繰返し変形時の座屈耐力の劣化を単調圧縮時の骨格曲線で補完できると仮定

したモデルを提案している。これに対し柴田・若林らのグループ(1982 年 1-54), 1-55), 1983 年 1-56))は, よ

り一貫性と汎用性を重視した履歴モデルを提案している。同モデルは座屈進展と引張曲げの耐力

曲線を単純な関数式で定め, 将来的な拡張の余地を考慮して, 各パラメータを実験値で修正でき

る仕様となっている。また, 理想的な境界条件と膨大な細長比パラメータの部材実験結果のデータ

ベースを基にキャリブレーションされたため, 提案当初から精度も良く, 国内の現象論モデルで

は最も多く用いられている。日本国内の後発研究は, 例えば谷口・加藤ら(1991 年 1-57))による座屈

後耐力の劣化を表現する関数の追加や, 竹内・中村ら(2010 年 1-58))による接合部固定度の影響の反

映, 伊藤ら(2015 年 1-59))による円形, H 形, 角形断面の径厚比・幅厚比を考慮したパラメータの修正

など, 柴田・若林らの履歴モデルの改良が少なくない。一方，海外では，例えばDicleli ら 1-60)らな

どが，座屈たわみ量の再現性も考慮できる履歴モデルなどを提案している。 

このようにブレース部材だけでも様々な数値モデルが提案されたが, 現在は汎用性と精度を重

視する場合はファイバー要素, 計算負荷の低減を重視する場合は現象論モデルが主流となってい

る。 

 

1.2.3. ブレース部材の破断までの累積変形性能に関する実験研究 

ブレース付鋼構造骨組の基本的な挙動が明らかになり, ブレース部材の数値モデルが成熟する

につれて, ブレース部材の破断までの累積変形性能に関する研究が盛んになる。これは, 1.2.1 節の

最後に述べた実大 6 層建物の仮動的実験 1-36)や, 1994 年の Northridge 地震 1-1)や, 1995 年の兵庫県南

部沖地震 1-1)から, 少数ではあるものの, ブレースが地震応答時に部材破断する結果が報告された

ためである。 

1980 年代頃の実験研究においても疲労破壊に関する結果は報告されていたが例えば 1-33), 1-35), 主題

は耐力や履歴性状であり, 部材破断に関する断面パラメータの相関は議論されていなかった。そこ

で 2000 年代初頭に Tremblay(2002 年 1-61))や, Lee・Bruneau ら(2002 年 1-62))は, それまでの実験値を収

集したデータベースを作成し, ①部材破断は局部座屈に関係する径厚比・幅厚比の影響が大きく, 

細長比と比べて広範な実験結果が不足している, ②閉断面部材は特に局部座屈後に容易に亀裂発

生することを指摘している。 
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Tremblayら(2003年 1-63))は, 高さ3.6m×スパン4.9mの実大1層1スパン平面骨組に, 角形断面ブ

レースを X 型または逆 K 型配置した試験体について, 有効細長比 63～152, 幅厚比 6.7～22.7 の範

囲で 6 種類の載荷履歴の繰返し実験を実施し, 殆どの試験体でブレース部材の局部座屈が生じる

と急速に疲労破壊することや, 亀裂発生は角部から生じることを報告している。また, 指針が指定

する性能確認用の載荷履歴の範囲で破断が生じることを指摘している。Elchalakani ら(2003 年 1-64))

は, 固定支持の円形鋼管ブレースの部材試験体について, 有効細長比 25～41, 径厚比 19～56 の範

囲で 3種類の載荷履歴の繰返し実験を実施し, 最大塑性率は径厚比に逆比例すること, エネルギー

吸収面積で表した累積変形性能や疲労寿命は径厚比に依存することを指摘している。竹内・鈴木・

松井ら(2006 年 1-65))は, 両端ピン支持の円形鋼管ブレースの部材試験体について, 有効細長

比53, 72, 104, 121, 径厚比19～56の範囲で1種類の漸増載荷履歴の繰返し実験を実施し, 軸変形量

の無次元量を累積変形性能として整理し, 累積変形性能は細長比に比例, 径厚比に逆比例するこ

とを示し, 有限要素法解析を用いて局部座屈部に塑性歪が急速に集中する様子を分析している。竹

内・秦・松井ら(2008 年 1-66))は, 両端ピン支持の H 形断面ブレースの部材試験体について, 細長

比 50, 70, 120, 幅厚比 6, 10, 13 の範囲で 1 種類の漸増載荷履歴の繰返し実験を実施し, 軸変形量の

無次元量を累積変形性能として整理し, 累積変形性能は細長比に比例, 幅厚比に逆比例するが, エ

ネルギー吸収面積の無次元量を累積変形性能として整理すると, 細長比は殆ど影響せず, 幅厚比

依存であることを示している。Fell・Kanvinde・Deierlein ら(2008 年 1-69))は, 角形(有効細長比 77, 80, 

幅厚比 14.2, 8.5), 円形(有効細長比 63, 102, 径厚比 21.6, 16.2), H形(有効細長比 153, 幅厚比 7.5)の部

材試験体に対して, 海溝型地震を考慮した圧縮・引張側に大きく偏心した漸増載荷履歴の繰返し実

験を実施し, 局部座屈後の疲労寿命が小さいことや, 閉断面が破断しやすいことを指摘し, 有限要

素法解析を用いて, 局部座屈した角形断面の角部が特に歪集中する様子を報告している。また, 組

立断面ブレースについては, Lee・Bruneau ら(2008 年 1-67), 1-68))の, アングル材に関する 1 種類の漸増

載荷履歴の繰返し実験の報告や, 竹内・近藤・松井(2012 年 1-70))らによるチャンネル材に関する 1

種類の漸増載荷履歴の繰返し実験の報告などがある。 

 

1.2.4. ブレース部材の破断時期予測と強度型架構の崩壊解析に関する研究 

架構の強非線形応答の追跡と終局耐震性能の検証を目的として, 部材破断時期の予測手法と, 

部材破断を考慮した数値解析の検討も行われている。以下, 部材破断を考慮した数値解析を崩壊解

析と呼び, ここでは部材を線で表す骨組解析に適用される手法だけを述べる。 
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(a) Goel モデル (トラス要素 + 現象論モデル) 

ブレース付鋼構造骨組の部材破断時期予測と崩壊解析の研究は, Goel のグループの研究が著名

である 1-1)。Tang・Goel ら(1987 年 1-71), 1989 年 1-72))らの研究は, 実大 6 層建物の仮動的実験で角形

断面ブレース部材が破断した結果を省み, 極稀地震下での終局耐震性能の検証と崩壊解析の構築

の必要性を指摘した最初期のものと考えられる。Fig. 1.2.1 に示すように, Goel モデルは部材の無次

元化した荷重変形関係 P-Δ に対して, 座屈進展から引張降伏に反転する引張変形成分 Δ を無次元

化荷重 1/3 の軸で分解し, 累積塑性変形量N = Σ (0.1Δ1 + Δ2)としてサイクルカウントし, N が疲労寿

命 Nf を超過した時点をブレース部材の亀裂発生と評価する。Nf は細長比, 幅厚比などを変数とし

た関数式であり, Goel らの実験結果に各パラメータを適合させた実験式である。また, 崩壊解析へ

の組込においては, Goel らの座屈履歴 1-33)を組込んだトラス要素の荷重変形関係に対して累積変形

性能を逐次計算し, 亀裂が評価された時点でブレース部材の軸剛性と耐力を極小値に設定して破

断状態と模擬する。この崩壊解析は上記の実大 6 層建物に適用され, 実験結果との比較から, ある

層でブレースの部材破断が生じると, その層に変形が増大する点が指摘されている。一方, Goel モ

デルに関連して, Lee・Goel(1987 年 1-73))らは細長比に依らない Nf を提案し, Archambault・

Tremblay(1995 年 1-74))らは他の角形鋼管ブレースの実験に対して Nfを修正し, Lee・Breneau ら(2008

年 1-68))は組立材ブレースに対するNfを提案している。なお, Goel モデルでは局部座屈による歪集中

などは陽に表現されず, その影響は局部座屈を生じた実験結果の反映としてNfに内包されている。 

 

Fig. 1.2.1 Schematic image of Goel Model1-1) 

 

 

 



第 1 章 序論 

13 

(b) Tremblay モデル 1-63) (現象論モデル) 

Tremblayモデルは, Fig. 1.2.2に示すように, 局部座屈部をヒンジで表現した線材モデルを用いて, 

単純塑性曲げ理論より支持点間の変位量からヒンジの塑性回転角 θを計算し, θが破断回転角 θfを

超えた時点を亀裂発生と評価する。θf は幅厚比, 細長比, 材料の降伏応力を変数とする関数式であ

り, 各パラメータを実験値に適合させた実験式である。Tremblay モデルは回転角の瞬間値で部材破

断を評価する手法であり, 部材がそれまで経験した応答履歴に依らない点で優れている。ただし, 

同法は数値解析への適用は行われていない。また, 角形断面しか検討されていない。 

 

 

Fig. 1.2.2 Schematic image of Tremblay Model1-74) 

 

(c) Uriz モデル 1-75) (ファイバー要素 + 疲労破壊理論モデル) 

Uriz モデルは, 軸方向・断面方向の詳細な軸応力歪分布が追跡できるファイバー要素の特性を利

用し, 古典的な金属材料の疲労破壊理論をそのまま適用して累積変形性能を評価する手法であり, 

軸方向の荷重と変形が卓越するブレースには妥当な手法と考えられる。具体的には, ブレース部材

中央の各区分断面の歪履歴に対して, 修正レインフロー法を用いて各歪度範囲のサイクルカウン

トを行い, Miner則(線形疲労損傷則)に基づき損傷指標Dが1.0を超えた時点を亀裂発生と判定する。

各歪度範囲に対応する破断相当サイクルは Coffin – Manson 則の疲労曲線より決定される。断面保

持を仮定するため, ファイバー要素においても局部座屈に伴う歪集中を厳密には表現が出来ない

が, Uriz らの検討 1-75)によれば, 実験値に対して良好に亀裂発生を予測することが示されている。ま

た, 同モデルの場合は区分断面毎に亀裂発生が判定されるため, 亀裂が進展する挙動を模擬する

こともできる。ただし, ファイバー要素は要素分割数や材料構成則に結果が依存する点に留意が必

要である。Uriz ら 1-75)は, 米国の弾塑性設計に従って設計されたモデル建物を対象に, 同モデルを

組込んだ IDA 解析を行い, R = 6.0 では地震波によっては設計時に期待する耐震性能を発揮しない

場合があることを指摘している。 
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(d) Hsiao モデル 1-76) (ファイバー要素 + 現象論モデル) 

Hsiao モデルは, ファイバー要素を用いる点では同じだが, 部材破断は数値解析と実験結果の比

較から導かれた現象論モデルで評価される。Fig. 1.2.3 に示すように, Hsiao モデルは部材を 2 積分

点の16要素に分割し, 部材中央の圧縮側区分断面(局部座屈で屈服する側)を対象に, 繰返し変形に

伴って拡大する経験最大塑性歪振幅 ε rangeが閾値Max. ε range, predを超過した時点を亀裂発生とみなす。

Max. ε range, predは幅厚比, 有効細長比, 材料基準強度を変数とする関数式で表され, 過去の角形断面

ブレース実験データにパラメータを適合させた実験式である。数値解析では亀裂発生が判断され

た該当区分断面は負担荷重を開放する。同モデルは Hsiao により Strain Range Fracture Model と呼ば

れる。Hsiao(2012 年 1-77))は, 弾塑性設計されたモデル建物の崩壊解析を行い, 米国の古い規準(1998

年以前)に相当するNCBFと, 新しい規準を満足する SCBF の結果を比較し, NCBF はブレースの部

材破断を生じやすい点を報告している。 

 

 

Fig. 1.2.3 Schematic image of Hsiao Model1-76) 

 

(e) Takeuchi モデル 1-78) (トラス要素 or ファイバー要素 + 現象論モデル&疲労破壊理論モデル) 

Takeuchi モデルは, ブレース部材全体の等価な無次元化軸歪振幅から局部に集中する塑性歪振

幅を換算し, その歪振幅履歴に対して疲労破壊理論を適用して累積変形性能を評価する手法であ

るが, 塑性歪の換算と, 疲労破壊評価に工夫が施されている。まず, 塑性歪の換算は, Fig. 1.2.4 に示

すように, ブレースの座屈挙動を全体座屈時と局部座屈時に場合分けし, 次に, 実験観察に基づき

各断面の局部座屈の変形状態を表す幾何的な破壊モデルを仮定し, 最後に真に局部座屈が集中す

る塑性ヒンジ点の集中係数 αcを計算して用いる。疲労破壊評価は Miner 則ではなく, 塑性歪振幅の

平均値と累積値に変換した Coffin-Manson 則の疲労曲線との比較から評価する。平均塑性歪振幅は, 

塑性歪振幅履歴にレインフロー法を適用してサイクルカウントを行い, 各歪度の累計と総サイク

ル数の商から計算する。損傷度は塑性歪振幅の累積-平均の分布図上の座標として表現され, 
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Fig. 1.2.4に示すように, 一定応力振幅状態を前提とする線形累積損傷則よりも, 現実的なランダム

振幅の挙動を模擬出来ると考えられる。文献 1-78)では, 有限要素法解析との比較から, 集中係数 αc

と非線形累積損傷則の妥当性と精度の高さが確認され, 円形や H 形断面を対象に拡張が続けられ

ている例えば1-79)。Takeuchi モデルの特性として, 累積変形性能は部材の軸方向変形履歴だけで評価で

きるため, 荷重変形関係が必要な Goel モデルや, 応力歪関係が必要な Uriz, Hsiao モデルと比べて

数値解析を必ずしも要求せず, また, 数値解析に組込む場合もブレースの要素モデルの種別に依

存しないという特筆すべき利点がある。ただし, 提案者らは計算負荷の低減を意図しており 1-80), 

崩壊解析にあたっては, ブレース部材の数値モデルはトラス要素に柴田・若林らの座屈履歴則 1-54)

を組込んだ現象論モデルを用い, 部材破断が判定された時点で軸剛性を 10-4倍, 軸力を零値とする

処理が推奨されている。松井・竹内ら(2011 年 1-80))は, 柱降伏または梁降伏の低層建物を対象に崩

壊解析を行い, 部材破断を生じた層で変形が急激に増大する結果を報告し, 松井・潤井ら(2015

年 1-81))は, 保有水平耐力計算法に従って設計された 7層(25.2m), 15層(54.8m), 21層(84.2m)のモデル

建物を対象に IDA 解析を行い, より広範な終局耐震性能を検証している。ただし, Takeuchi モデル

は部材単体の静的実験のみでしか妥当性が検証されておらず, また, 骨組配置や動的入力に関す

る累積変形性能評価法や崩壊解析手法の妥当性も検証されていない。 

以上に示したように, ブレース部材の破断時期の予測や累積変形性能の評価法が構築され, 崩

壊解析を用いた強度型架構の終局耐震性能の検証が進んでいる。一方, より詳細な部材破断評価手

法ほど, 区分断面の応力歪関係が求められるなど, 数値解析依存となる傾向があり, 手計算の範囲

で耐震性能指標の R や Ds 自体の安全余裕率を検証することは難しい。この点において, Takeuchi

モデルは略算法への適用も可能と考えられる。 

 

 

Fig. 1.2.4 Schematic image of Takeuchi Model 
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1.2.5. ブレース付鋼構造骨組の振動台実験に関する研究 

1.2.4 節に述べたように, 部材破断を考慮した数値解析手法の検討が進んでいる一方で, 実現象

としてブレース部材の破断前後の動的崩壊挙動を検証している実験は殆ど無い。まず, ブレース部

材の破断の問題を初めて提起した実大 6 層建物実験 1-53)は, 仮動的な強制加振であり, 加力アクチ

ュエータの保護など実験装置の都合で部材破断が生じた時点で試験は終了している。 

ブレース付鋼構造骨組に関する振動台実験は, 1970 年代～1980 年代にかけて検討されているが

引張ブレースを対象とした実験が多い。例えば加藤・秋山ら(1976 年 1-82))は, 高さ 1.2m の H 形断

面柱に錘を積載し, 骨組とは分離して引張ブレースを設置した模型に El Centro NA 波を入力する

振動台実験を行い, 錘による P-Δ 効果を検証している。若林・中村ら(1978～1980 年 1-83)～1-85))は, 同

様に 10mm×4.2~7.3mm 角の 4 本柱の上に錘を積載した模型(階高 40mm～120mm)に矩形断面の引

張ブレースを配置し, El Centro NS 波を入力する振動台実験を行っている。他方, 海外では, 

Ghanaat・Clough ら(1982 年 1-87))により, 円形鋼管ブレース付架構の振動台実験が行われているが, 

湾岸構造物を模擬した試験体となっており，建築構造物とは構成が大きく異なる。また, 2010 年代

には, 岡崎・Lignos ら(2014 年)は, 米国の強度形設計規準で設計された高さ 2.3m×スパン 4.2m の 1

層鋼構造骨組に, 細長比 85.2, 幅厚比 20.4 の角形断面ブレースを逆 K 型配置した試験体に JR 

Takatori 波(1995 年兵庫県南部沖地震)を入力する振動台実験を行い, ブレースが局部座屈後に部材

破断する挙動を報告し, Uriz モデルの妥当性も検証しているが, 部材破断時点までの実験となって

いる。このように, ブレース付鋼構造骨組の部材破断後の挙動を検証している実験は未だ少ない。 

 

1.2.6. 座屈拘束ブレースの性能と応答制御型架構への適用に関する研究 

座屈拘束ブレース(BRB)は, 荷重伝達しないモルタルやコンクリートを充填した鋼管等によっ

て, ブレース芯材を軸方向に亘って連続的に横移動を拘束し, ブレース芯材の曲げ座屈を防止す

ることによって, 圧縮力に対しても安定した耐力維持と軸方向塑性変形を可能にしているブレー

ス部材を指す 1-16)。BRB のアイデアは 1970 年代当時から存在したが, 藤本・和田ら(1988 年 1-88))の

検討によって, 拘束材とブレース芯材の剥離と芯材の横方向変形の吸収に適したアンボンド材の

選定や, 芯材突出部(拘束材の挿入部)の有効な局部座屈防止の有効な仕様が明らかなったことで実

用化に至った。その後, 佐伯ら(1995 年 1-89))の実大実験によって, 圧縮引張両方の安定したエネル

ギー吸収性能や基本的な設計法が法的に認められ, 保有水平耐力計算法におけるBAランクのブレ

ース部材として弾塑性設計にも適用可能となった。海外では, Blackら(2003年 1-90))やMerrittら(2003



第 1 章 序論 

17 

年 1-91))の検討によって, 部材単位, 架構単位それぞれの有効性が証明され, また, Sabelli(2001

年 1-92))は従来の無偏心ブレース付鋼構造骨組(CBF)と座屈拘束ブレース付鋼構造骨組(BRBF)の数

値解析の比較検討を行い, この結果を基に BRBF は米国の弾塑性設計法に組み込まれた。 

一方, BRB を利用した, 応答制御型架構の研究も盛んに行われてきた。初期の検討としては, 藤

本・和田ら(1990 年 1-93))によって, 地震地域では成立が難しい全面ブレース架構も BRB を用いれば

設計可能であることが示されている。大河内・竹内ら(2005 年 1-94))，鈴木・竹内(2008 年 1-95))らは, 建

屋敷設型の通信鉄塔を対象に, 円形鋼管ブレースの斜材の一部を BRB に置換することで極稀地震

時においても, その他の部材に座屈を生じさせない改修法を検討し, BRBをヒューズとして用いる

考え方を初めて実構造物に適用した。Tremblay ら(2004 年 1-96))は, 剛なブレース構面の柱に BRB を

適用することで, ブレースに座屈を生じさせること無く, さらにブレース構面を心棒として利用

することで, 層間変形も十分に小さく抑えられる Flexural Braced Frame 構造(Spine Frame 構造と概

ね同一の応答制御構造)を提案し, その有効性を数値解析的に示している。 

 

1.2.7. 応答制御型架構の地震応答評価に関する研究 

振動問題において振動系(対象構造物)の動的応答を計算する手法として, 大きく時刻歴応答解析

とモード解析の 2 種類が存在する。時刻歴応答解析は応答を逐次計算する手法であり, 殆どの非線

形性を考慮できる点で強力だが, 計算量(主として線形代数方程式の解を求める回数)が膨大になる

ため, 自由度数が大きな骨組解析では一般的に時間がかかる。これに対してモード解析は, 振動系

を固有振動モード分解し, 等価一自由度モード応答の畳み込みを用いて振動系の応答を復元する

手法であり, 対象が線形系に限られるものの計算量は少ない。その中でも, 応答スペクトルを用い

て, 耐震設計上重要な最大応答だけを直接決定する近似的な地震応答評価(応答スペクトル法)が, 

時間効率的として盛んに研究されてきた。ここではブレース付鋼構造骨組に限らず, 応答制御型架

構の一般的な地震応答評価に関する研究を述べる。 

 

(1) 等価一自由度系を用いた地震応答評価と設計法 (等価線形化法) 

Jacobsen (1930 年 1-97), 1960 年 1-98))は, 種々の非線形特性を有する一自由度系の応答を, 一周期の

エネルギー吸収量が等価な線形粘性減衰を有する一自由度系に置換する等価線形化法を提案した。

等価線形化法の本来の意図は, コンピュータが存在しない時代に精度良く解析解を計算すること

にあったが, 結果として地震応答中に部材が発揮する履歴吸収エネルギー量を振動系の付加減衰
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比として手計算できるため, 応答スペクトル法との親和性が良く, 応答制御型架構の簡易な地震

応答評価手法への応用が進んだ。例えば笠井・Fu・渡辺ら(1998 年 1-99))は, ダンパー, 接合部, 主架

構を代表する等価一自由度系を用いてダンパー付加による変位と加速度の応答低減曲線(性能曲

線)を作成し, 図上で最適なダンパー諸元を決定した後に, 重層骨組(多自由度系)の各層ダンパー

諸元を換算する応答評価法と設計法を提案した。この手法が現在日本における応答制御型架構の

標準的な最適ダンパー設計法の基礎となっている。笠井・伊藤・渡辺ら(2003 年 1-100))は, 弾塑性ダ

ンパーを例に標準設計法の精度を検証している。笠井・伊藤ら(2005 年 1-101))は, 層剛性が不均一な

重層骨組を対象に多自由度系に換算する際の必要ダンパー量を自動調節する設計法とその精度を

検証している。その後, 各種ダンパーに対応した標準設計法の分類・体系化が進み, 重層構造物を

対象とする標準的な設計手順は殆ど確立されている 1-17)。近年は Rocking Frame1-102)や, Spine Frame

や, Damped Outrigger など, 革新的な応答制御型架構の提案も多く, そういった制御構造に特化し

た派生法例えば1-103), 1-104)の提案も無数に検討されている。ただし, これらは①簡易であること, ②手計

算であること, ③技術者がダンパーによる応答低減効果を明快に理解できること, を重視してお

り, 各層内における詳細なダンパー配置などの検討は対象外である。結果として, 適用範囲は部分

的な数値解析を通して単純な振動系に置換できる理想的な制御構造に限られ, 複雑な振動性状を

示す構造物にも適用できず, 特に弾塑性ダンパーなどを配置した場合は現在でも時刻歴応答解析

を用いた試行錯誤的検討が必要になる場合が多い 1-94)。 

 

(2) 多自由度系を対象にした地震応答評価 

多自由度系のまま応答制御型架構の地震応答を評価する手法も検討されており, それらは主と

して①多自由度系に拡張された等価線形化法, ②非比例減衰系を考慮した応答スペクトル法に分

けられる。 

①は Biggs ら(1970 年 1-105))が提案した拡張型等価線形化法を用いる。これは各層の付加減衰を等

価線形化法で計算したあと, 各層の弾性歪エネルギーを用いて重み付け平均した値を系のモード

減衰比として用いる手法であり, Biggs らは地盤構造物を対象に妥当性を検証している。竹内・市

川ら(2004 年 1-106))は, 1 次モードが卓越する 10 層・15 層の重層骨組を対象に, 弾塑性または粘弾性

ダンパーを各層不均等配置した場合について, その評価精度を検証している。また, 竹内・木内ら

(2015 年 1-107))は, 粘弾性ダンパーを配置したトラス鉄塔の立体モデルを対象に, モード毎に Biggs

法を適用することで, 高次モードの影響を考慮した状態でも良好な精度が得られることを示して



第 1 章 序論 

19 

いる。ただし, Biggs 法の等価モード減衰比は, 非減衰系の振動モードを用いた応答スペクトル法か

ら計算されるため, 位相差を生じて振動モードの同時性が保たれない非比例減衰系(減衰性能の強

い振動系)での精度は理論上保証されない。竹内・木内らの検討でも, トラス鉄塔の 1 次モード減

衰比は 7%を超えない。 

②は非比例減衰系の複素固有値解析を利用して厳密なモード減衰比を用いる手法である。ただ

し, 一般的な応答スペクトル法は, 比例減衰系など位相差が生じない振動系を想定して, 非減衰振

動系の実刺激関数を用いる SRSS や CQC などのモード重合法が構築されており, 減衰による位相

差を含む複素刺激関数はそのまま適用することが出来ない。この点について, Shinha・Igusa ら(1995

年 1-108))は, 一般化座標上の複素刺激関数を, 等価な一自由度減衰振動系の刺激関数に実数化し, 非

比例減衰系にも応答スペクトル法を適用する修正 SRSS 法と修正 CQC 法を提案した。同手法では, 

基礎免震構造物を対象に 35%のモード減衰比まで精度良く評価できることを示している。修正

CQC は位相差も考慮できる。修正 CQC 法は他に Yang・Sarkani ら(1990 年 1-109))による提案も有る。

ただし, これらの手法は粘性ダンパーなどでしか妥当性が検証されておらず, 弾塑性ダンパーを

含む振動系への適用へは拡張されていない。これに対して石丸ら例えば 1-110)は, 複素剛性を用いて弾

塑性ダンパーを等価線形化して複素固有値解析に展開する手法を提案しているが, モード重合は

従来の SRSS と特定の復元力特性に特化した弾塑性応答スペクトルで評価している。 

 

1.2.8. 数理的・発見的にダンパーを最適設計する手法に関する研究 

地震応答評価と独立して, 数理的・発見的にダンパーを最適設計する手法に関する研究も盛んに

行われている。例えば辻・中村ら(1995 年 1-111))は, 平面弾性せん断モデルの各層の最大応答を目標

値に制御する様な粘性ダンパー分布を決定し, さらに各層の層剛性の総和を最小化するという最

適設計手法を検討している。同手法では, Lagrange の未定乗数法で最適化問題を定式化し, 制約摂

動法を組合せることで最適解を検討できることを示している。同検討では Yang・Sarkani ら 1-109)の

修正 CQC 法を用いて応答を評価している。池永・皆川・加地ら(1995 年 1-112))は, 時刻歴応答解析

に人工知能の一種であるニュートラルネットワークを組合せ, 平面せん断モデルの最適粘性ダン

パー配置を検討している。古屋・藤田・浜崎ら(1996 年 1-113))は, 時刻歴応答解析に遺伝的アルゴリ

ズムを組合せ, 種々の応答を最小化する粘性ダンパー配置を検討している。桐谷・辻・上谷ら(2002

年 1-114))らは, 剛性と粘性の偏心を考慮する立体せん断モデルを対象に, 耐震改修における最適な

粘性ダンパー配置及び補剛剛性の最適設計手法を検討している。同手法では, 耐震改修による応答
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の変化勾配を, 剛性と減衰行列を用いた一次近似式で定式化し, シンプレックス法で最適化する

手法を提案している。Singh ら(2002 年 1-115))は, モード解析(モード応答解析および応答スペクトル

法)に遺伝的アルゴリズムを組合せ, 粘性, 固体粘弾性, 粘弾性ダンパーの配置最適化手法を提案

し, その傾向を検証している。朝比奈・Bolander ら(2004 年 1-116))は, 時刻歴応答解析に遺伝的アル

ゴリズムを組合せ, 各層の粘性ダンパー容量を最適化する手法を検討している。平田(2005 年 1-117))

は, 感度解析から2種類の設計変数と目的関数で構成される3次元空間の勾配曲面を近似的に求め, 

最適ダンパー配置を決定する応答曲面法を提案し, 橋梁構造物を対象に妥当性を検証している。坂

場・大鳥ら(2005 年 1-118))は, 地震動を確率過程でモデル化し応答を導出する不規則振動論と分散遺

伝的アルゴリズムを組合せ, あるパワースペクトル密度で表される地震動に対する各層の粘性ダ

ンパー容量最適化を検討している。中澤・村上・加藤ら(2006 年 1-119))は, 時刻歴応答解析にグリッ

ド・コンピューティングと遺伝的アルゴリズムを組合せ, トラス鉄塔の立体モデルにおける離散的

な BRB の最適配置を検討している。小坂・斎藤ら(2007 年 1-120), 2011 年 1-121))は, 粘性ダンパーを含

んだ非比例減衰系の固有振動特性の感度解析や最小 2 乗法を用いて, 与えたダンパー総量に対し

て, 1 次モード減衰比を最大化する最適ダンパー容量分布を決定する手法を提案し, 1 スパン多層骨

組を対象に最適配置の傾向を分析している。山川・櫛田ら(2010 年 1-122))は, 方杖式弾塑性ダンパー

で耐震改修された木造住宅を対象に, 時刻歴応答解析に直接探索法を組合せ, 最適ダンパー分布

量を検討している。辻・国分ら(2010 年 1-123))は, 非線形粘弾性ダンパーを有する多自由度系を逆問

題型定式化により少数自由度系に縮約し, 時刻歴応答解析結果に基づく感度解析を用いて, 多自

由度系の最適ダンパー分布量を復元する最適化手法を検討している。野村・松本・崎野・藤井ら(2017

年 1-124))は, 時刻歴応答解析に ESO 法を組合せ, 多層平面骨組上で地震エネルギー吸収量を最大化

するブレース型粘性ダンパーの最適配置を検討している。 

このように応答制御型架構のダンパーの配置最適化や分布量最適化を検討している研究は豊富

にある。その一方で, 既往研究は, ①最適化問題の定式化と適応度算出を単純化するため, ダンパ

ーは線形粘性タイプに限られる。②時刻歴応答解析を用いて幅広いダンパーを考慮するが, 適応度

計算は時間がかかるため, 意図的に自由度数の低いモデルしか議論しない, または最適化手法を

重視して時間効率性を無視する, の 2種類に分類され, 汎用性と時間効率性を同時に満足する手法

に関する研究は殆ど無い。これは既往研究が少なからず最適化手法自身の提案と応用を重視して

いるためと推測される。特に弾塑性ダンパーを含む最適化は, どの最適化手法を用いても適応度計

算が最も時間効率性に影響するため, 入念な地震応答評価手法の検討が必須となる。  
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1.3. 研究の目的 

1.2 節と 1.3 節に示したように, ブレース付鋼構造骨組の歴史は長く,その耐震性能と設計法は広

く研究されており, 成熟した構造システムと言える。しかしながら, 近年の地震被害ならびに研究

成果から, 特にブレース部材の破断後に生じる架構の著しい応答増大の問題が表面化しつつあり, 

そういった現象に対する, ①実験を用いた挙動の比較検証, ②現行規準の対応関係の分析, ③座屈

後破断の回避に有効な最適ダンパー設計法の検討は未だ不足していると考えられる。そこで本研

究は, 鋼構造の基礎研究への貢献と各耐震設計法の課題に対する知見の拡充を目的として, 上記

の現象の根本原因である, ブレースの曲げ座屈(全体座屈)を軸に, ブレース付鋼構造骨組の終局耐

震性能および最適設計法を検討する。 

 

1.4. 研究の対象と方法 

一口にブレース付鋼構造骨組と言っても多種多様であるが, 本論は円形鋼管ブレースのみで構

成された強度型架構と, BRB のみまたは円形鋼管ブレースの混合で構成された応答制御型架構を

対象とする。これは前述の通り, 座屈を認める弾塑性設計は, 保有水平耐力計算法の 2 次設計が終

局強度の確認を求められ, 必要耐震性能の下限を支える設計法としてブレースの部材破断に対す

る安全余裕率の検証が急務であり, その中でも円形鋼管ブレースは, ①局部座屈後に容易に疲労

破壊することが問題視されている閉断面ブレース, ②国内で利用が特に多い, ③手計算の範囲の

部材破断時期評価(累積変形性能評価)手法がある, ④既往の崩壊解析から得られた知見が充実して

いて実験・評価との比較に適しているためである。ただし, 強度型架構の検討では, 既存の評価手

法を用いる代わりとして, 本論の 2 章と 3 章は, 円形鋼管ブレース付鋼構造骨組の実験・解析を重

点的に行い, その終局耐震性能，累積変形性能，および評価法の適用性を詳細に検証し, その上で

安全余裕率の評価法構築と分析に言及する。なお, 骨組の柱は角形, 梁は H 形断面を想定し, 柱崩

壊や梁中央ブレース接合部の塑性化などブレースが関わらない架構の終局状態は考慮しない。こ

れに対して応答制御型架構の検討では, 構造設計の可能性を拡げられることを重要視し, 本論の 4

章と 5 章は, ダンパー種, 建物形状, 最適化手法によらず汎用的な地震応答評価と最適設計手法の

構築を志し, その妥当性と有効性を検証している。この点で, 提案する地震応答評価手法は, 強度

型ブレースが曲げ座屈を生じない範囲であれば任意のブレース断面形状にも適用可能と考える。 
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1.5. 論文の構成 

先述した通り, 本研究は曲げ座屈を共通項として, ブレースの座屈発生を認めて弾塑性設計す

る強度型架構の終局耐震性能と, ブレースの座屈発生の阻止を目指す応答制御型架構のダンパー

最適設計法について検討を行っている。本論の構成は, 初めに両者に共通する最悪の状況として, 

ブレースが部材破断して架構が層崩壊する動的崩壊挙動を検証し, 次に必要耐震性能の下限を支

え, 経済的な耐震構造の選択肢としても重要な強度型架構について, 終局耐震性能と耐震性能指

標の破断安全余裕率を検証し, その後, 挑戦的な建築設計をも可能にする応答制御型架構につい

て, BRB と強度型ブレースを含む場合の地震応答評価手法および最適ダンパー設計法を検討する。 

1 章以降の論文構成の詳細は, 以下に示す通りである。 

 

第 2 章「座屈発生を伴う薄肉円形鋼管ブレース付鋼構造骨組の振動台実験」では, 初めに過大変

形時の P-Δ効果を再現する実験装置を構築し, 比較的局部座屈を生じやすい径厚比約 42 の円形鋼

管ブレースを片流れ配置した鋼構造骨組の振動台実験を行い, ブレースが破断して架構が層崩壊

する動的崩壊挙動を分析する。ここでは試験体の基本性能の確認も兼ねて準静的載荷実験も行う。

次に実験結果を用いて, 既往のブレース部材の破断時期評価手法が骨組配置かつ動的入力に対し

ても適用可能か検証する。また, 局部歪の評価値を用いて, 地震応答中の疲労寿命の推移も分析す

る。さらに, 崩壊解析と実験結果を比較して, 評価誤差の程度と原因も考察する。 

 

第 3 章「径厚比の異なる円形鋼管ブレース付鋼構造骨組の累積変形性能および構造特性係数」

では, 初めに第 2章の試験体の有限要素法解析を行い, 詳細な局部座屈部の歪集中の傾向を分析す

る。次に様々な断面性能を有する円形鋼管ブレースを配置した補完解析を行い, その累積変形性能

と破壊性状を分類し, 骨組配置された状態での部材破断時期評価手法の適用範囲を検証する。続い

て局部座屈を生じにくい径厚比約 12 の円形鋼管ブレース付鋼構造骨組の性能確認実験を行い, 

第 2 章の実験結果との比較から, 強度型架構の終局耐震性能とブレース断面諸元の関係を考察す

る。また, 局部座屈を生じない他の断面例として平鋼引張ブレース付鋼構造骨組の準静的載荷実験

も行う。なお, 径厚比約 12 の円形鋼管ブレースはG.PL 割込み接合部の応力集中が緩和できなかっ

たため, 接合部収まりを改善した実大の部材実験を行って架構実験を補完する。最後に 2 章と 3 章
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の検討を踏まえて, 円形鋼管ブレースの部材破断を考慮した構造特性係数の略算法を提案し, 断

面性能や地震荷重入力をパラメータとして, 現行規準の耐震性能指標の安全余裕率を検証する。 

 

第 4 章「一般化応答スペクトル解析法を用いた応答制御型ブレース付鋼構造骨組の地震応答評

価」では, 初めに応答制御型ブレース付鋼構造骨組を対象に, 弾塑性ダンパーも含む立体モデルに

適用可能な地震応答評価手法の提案し, その理論と仕様の詳細を言及する。次に BRB のみをセン

ターコア配置した平面骨組モデルを用いて, 建物高さ, 周期, ダンパー配置, ダンパー塑性率, 地

震波数をパラメータとする膨大な数の応答評価と時刻歴応答解析の比較を行い, その精度誤差を

検証する。また, 高さ 36m の 4 スパン 9 層の平面骨組モデルを用いて, 様々なダンパー配置や固定

荷重を考慮した場合の評価精度も別途検証する。さらに, 座屈発生を憂慮して BRB を用いた耐震

改修が行われた実在トラス鉄塔とそのダンパー諸元を用いて, 立体モデルでの適用性を検証する。

ここでは粘弾性ダンパーを代表として, 提案手法が他のダンパーを用いた場合にも適用できるこ

とや, 時刻歴応答解析と比べた計算時間の比較例も示す。 

 

第 5 章「座屈制御を目的とした鋼構造骨組のブレース最適配置」では, 初めに第 4 章で提案した

地震応答評価手法にスクリプトを介して様々な最適化手法を組合せる，いわゆるデザイン・コン

ピューティングに類する設計法の概念を提示する。次に実在トラス鉄塔の耐震改修を対象に, 遺伝

的アルゴリズムや粒子群最適化手法を組合せて BRB の配置または分布量最適化を行い, 提案手法

が時刻歴応答解析を試行錯誤的に用いて検討された既存改修より優れた設計解が得られることを

示し, さらに結果の比較から既存改修の有効性も検証する。続いて一般的な BRB 付骨組を対象に, 

多目的粒子群最適化を組合せて BRB の分布量最適化を行い, 詳細多自由度系でも性能曲線が導出

できることや, 手計算の等価線形化法で導出した場合より優れた設計解を得られることを示す。最

後に耐震要素を外周に集約した外殻構造のモデル建物を対象に, 島モデル型の分散遺伝的アルゴ

リズムを組合せて円形鋼管ブレースと BRB の部材配置最適化を行い, 座屈発生の阻止と応答変位

の抑制に効果的な部材配置の例と有効な条件設定を示す。 

 

第 6 章「結論」では, 各章で得られた知見を総括する。 
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2.1. 序 

1990 年以降の様々な極稀地震(直下型，長周期長時間型，多数回直下型を含む)において，強度型

の閉断面ブレースの局部座屈部に疲労破壊が生じる被害が報告されている 2-1) ~ 2-4)。また，1984 年

の実大 4 層ブレース付鋼構造骨組の仮動的実験以降，ブレースの部材破断評価手法の検討が行わ

れ，部材破断を考慮した数値解析の結果から，古い規準で設計された構造物がブレースの部材破

断を生じやすい可能性 2-6)や，部材破断を生じると特定層に損傷が集中する可能性 2-7)が盛んに指摘

されている。このように，ブレース部材の破断後に生じる架構の著しい応答増大の問題が表面化

しつつあり，今後も発生する極稀地震を想定して，部材破断を考慮したブレース付鋼構造骨組の

安全性検討が急務となりつつある。 

その一方，振動倒壊実験の計画の難しさ(試験体の制御，安全性，正確な計測など)から，実際に

ブレース部材が破断して架構が層崩壊に至る動的崩壊性状は殆ど検証されておらず，現状は理想

化された骨組モデルの数値解析結果に依存している。したがって，ブレース付鋼構造骨組全般に

共通する最悪の状況として，ブレースが破断して架構が層崩壊に至るまでの挙動を実験的に把握

する必要がある。また，動的入力下の実験値が殆どないため，安全性検討に必要な部材破断時期

評価手法や数値解析手法の妥当性は未だ不明である。特に本論の評価手法は，数値モデルに依存

せず，手計算範囲の簡易評価にも有効な手法であるが，静的な部材実験と有限要素法解析に基づ

いて構築されており，周辺骨組や動的入力に対する適用性は不明である。 

そこで第 2 章では，はじめに慣性質量装置を用いた実験システムを構築する。実験システムは

本論の研究のために文献調査して特別に設計している。次に比較的局部座屈を生じやすい径厚比

約 42 の円形鋼管ブレースを片流れ配置した鋼構造骨組 1 体の各種載荷実験を実施し，ブレース部

材が破断して架構が層崩壊に至る動的崩壊性状を定性的に把握する。続いて実験結果を用いて，

本論の部材破断評価法既往のブレース部材の破断時期評価手法が骨組配置かつ動的入力に対して

も適用可能か検証する。最後に部材破断を考慮した数値解析の適用性を検証する。なお，第 2 章

では，ブレース破断前後の挙動の把握を目的としており，ブレース部材は意図的に局部座屈しや

すい試験体を採用している。ブレース断面諸元に関する広範な検証は第 3 章で検討する。 
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2.2. 慣性質量装置を用いた実験システムの構築 

2.2.1. 慣性質量装置の定義 

振動台実験は，構造物の動的応答について，総合的な知見を与える有力な手法の一つである。

振動台実験における究極的な理想は実大立体架構の動的加振であり，日本国内では主に兵庫県三

木市にある(独)防災科学技術研究所が所有する実大 3 次元震動破壊実験施設(以下，E-Defense 振動

台)において実験が行われている。しかしながら，実大立体架構の動的実験は試験用フレームが大

規模であることに加え，E-Defense 震動台程度の大型振動台(公称寸法 20m×15m)が必要とされる

など，費用と時間が過大になる問題を抱えており，パラメトリックな検討において非現実的であ

る。一方，動的応答において構造物に損傷を与える直接的な原因は構造物自身の慣性力であり，

試験フレームの振動に追従して試験体に慣性力を加力する機構を設けることが出来れば，少なく

とも実際の動的応答の一部は，実大立体架構でなくとも部分架構試験体を用いて再現可能である。

慣性質量装置とは上記の機能に加えて，他の応答特性を再現する付加的な機構を備えた実験装置

であり，実験施設や振動台の規模，着目する構造物の応答特性に合わせて国内外で数多くの装置

が提案および設計されている例えば2-8) ~ 2-18)。 

以下では，試験体に慣性力を与える機構を慣性質量装置(重錘，重錘を支持する架構，補剛フレ

ームおよび加力治具を含む)，慣性質量装置+試験体+振動台の系を実験システムと定義する。 
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2.2.2. 目標性能の設定 

提案する実験システムは東京工業大学建築学系が有する汎用試験機を拡張して構築する。

Fig. 2.2.1 に既存の汎用試験機を示す。同図(a)(b)に示すように，汎用試験機は試験フレーム，動的

アクチュエータ，リニアスライダー，振動台テーブルで構成される。試験フレームは寸法が長辺

方向 6200mm，短辺方向 1300mm，高さ方向 4800mm で，フランジ部に26 のキリ孔が 200mm ピ

ッチで設けられ，フレーム上部から作業用のチェーンブロックおよびレールが付属している。動

的アクチュエータは MTS 社製で，最大荷重は 500kN，最大速度 50cm/s，ストロークは±300mm

である。リニアスライダーは THK 社製の LM ガイドで，レール長は 2200mm である。振動台テー

ブルは，同図(c)(d)に示すように，寸法が 1200×1700mm で， 26 のキリ孔と M27 のタップ穴が設

けられている。以上に示すように，本研究で使用する試験機は E-Defense 振動台と比較して比較的

小規模であり，実装する慣性質量装置も同程度の規模でなければならない。 

本研究はブレース付ラーメン骨組を対象に部材破断を考慮した崩壊挙動を静的，動的入力から

分析する。したがって，各実験を同一の加力メカニズムで一元的に行えることが望ましい。さら

に，動的試験においては層崩壊挙動を模擬するため，慣性質量装置は PΔ 効果(見かけの力による

倒れ込み現象)を再現できる必要がある。 

 

以上より，提案する実験システムの目標性能を下記の通り設定する。 

1) 1.2m×1.7m 程度の小規模振動台(1 軸)に適合する。 

2) 静的および動的実験を一元的に行える加力メカニズムを有する。 

3) PΔ効果による骨組の動的な層崩壊挙動を再現する。 
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Fig. 2.2.1 Drawing of the existing testing frame in Tokyo Institute of Technology 
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(a) Testing system 

Fig. 2.2.2 simple supporting type system2-9) 

(b) Vibration system 

2.2.3. 既往の慣性質量装置の分類と比較分析 

本節は，本研究で実装する慣性質量装置の構成を決定するため，既往の慣性質量装置を分類お

よび比較検討する。文献 2-8)に示されているように，既往の慣性質量装置は重錘の設置方法により

①試験体一体型，②懸垂型，③自立型の 3 種類に分類でき，さらに，自立型の慣性質量装置は，

振動台との位置関係から①振動台内部設置型，②振動台外部設置型の 2 種類に分類できる。以下

では各装置形式について述べ，Table 2.2.1 に各装置形式の性能比較を示す。 

 

(a) 試験体一体型の慣性質量装置 

Fig. 2.2.2 に試験体一体型の慣性質量装置を示す。同図(a)に示すように，試験体一体型の慣性質

量装置は，試験体と重錘が一体として構成されており，同図(b)に示すように，振動系は試験体剛

性 Ksと重錘質量 M のみからなる単純な系へと置き換えることが出来る。また，装置は振動台内部

に配置され，さらに重錘は試験体直上に設置されるため小規模な振動台にも対応できる。試験体

一体型の慣性質量装置は長谷川 2-9)などにより検討されている。長谷川により提案された装置は，

重錘を試験体に直接積載する装置構成となっており，試験体に作用する柱軸力や PΔ効果による層

崩壊挙動を再現する事が可能である。ただし，試験体一体型は，試験体自身が重錘を支持するた

め，後述する 2 形式と比較して，試験体損傷状況により実験系全体が崩壊するなど作業上の危険

性を有している。したがって，本形式を採用する場合は，転倒防止用フレームなどの設置が必須

となる。一方，振動系の剛性は Ksのみで構成され，実験システムの固有周期 T は重錘 M のみで調

節するため，実験条件によっては振動台性能を超えた質量が必要となる。 
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Fig. 2.2.3 Suspension type system 

(2) Vibration system 

(1) Testing system (2) Vibration system 

(a) Basic system2-10) 

(b) Extended system by a connecting spring 2-11) 

(b) 懸垂型の慣性質量装置 

Fig. 2.2.3 に懸垂型の慣性質量装置を示す。同図(a)に示すように，懸垂型の慣性質量装置は，重

錘が上部より懸垂され，水平方向の加力梁を介して試験体に接続されている。本形式は錘が振動

台外部に設置されるため，振動台を有効に活用することが可能である。また，吊材により錘の自

重を支える機構が必要なく，加振時における重錘の摩擦抵抗も低減できる。ただし，同形式の装

置は，振り子の原理によって発生する水平方向復元力を小さくするため，十分な振り子半径をと

れる広い空間を必要とする。また，同装置は PΔ効果を再現できない。 

懸垂型の慣性質量装置の振動系は，Fig. 2.2.3(a)に示す多田ら 2-10)が検討した重錘質量 M と試験体

剛性 Ksの単純な系の他に，同図(b)に示す連結バネ(剛性 Ki)を直列に接続する系を設定することが

できる。直列型振動系は全体剛性 K の逆数が 1/Kiと 1/Ksの和で決定されるため，装置全体の固有

周期を柔軟に調整できる。同様の懸垂型慣性質量装置は山口，和田 2-11)などにより検討されており，

装置構成は付加バネを加力治具と重錘の間に設ける方法が考えられている。 
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(c) 自立型の慣性質量装置 

Fig. 2.2.4 および Fig. 2.2.5 に自立型の慣性質量装置を示す。自立型の慣性質量装置は，架台に重

錘が積載され，水平方向の加力治具を介して試験体に接続される装置構成を有する。同形式最大

の利点は応用性が高い点にある。例えば，自立型の慣性質量装置は，リニアスライダーの設置に

より振動台の内部・外部どちらにも設置できるため，小型振動台による 1 軸加振から，大型振動

台による 3 軸加振まで対応できる。また，慣性質量装置自身に PΔ効果を再現する機構を付加でき

る。さらに，同形式は複層化が可能であり，多層の試験体にも対応できる。以上に示すように，

自立型の装置構成の応用範囲は多岐にわたり，国内外で多種多様な装置構成が検討されている 2-12) 

~ 2-18)。 

一層内部自立型は，Fig. 2.2.4(a)に示すように，最も基本的な装置構成であり，秋山，山田ら 2-12)

により検討されている。井上，稲井ら 2-13)は，同図(b)に示すように，同形式に連結バネを付加し周

期特性を調整しやすい装置構成を検討している。さらに，山田，松本ら 2-14)は，同図(c)に示すよう

に，同形式を発展させた多層内部自立型の装置構成の概念を提案し，竹内，笠井ら 2-8)により具体

的な装置設計が行われている。また，Krawinkler ら 2-15)は，同図(d)に示すように，錘を支える柱材

にシリンダーを設け，接合部をピンとして水平変位に追従した鉛直方向力を発生させ PΔ効果が再

現できる多層内部自立型の装置を検討している。このとき慣性質量装置は不安定機構となるため，

装置を支える転倒防止フレームが必要である。本論はこの機構をロッキングカラムと呼ぶ。 

一層外部自立型の装置は，Fig. 2.2.5(a)に示すように，Julian ら 2-16)による検討例がある。多層外

部自立型の装置は，同図(b)に示すように，Bachman ら 2-17)による検討例の他，同図(c)に示すように

PΔ効果を再現するロッキングカラムを付加した Tremblay ら 2-18)による検討例がある。 

自立型の慣性質量装置は積層ゴムやリニアスライダーなど，振動台変位に追従する支承を有し

ており，装置の標準的な振動系は Fig. 2.2.4(a)に示すように，試験体剛性 Ksと支承剛性Kbの並列系

として表現される。したがって，実験装置の全体剛性は KsとKbの線形和で決定し，固有周期 T は

Kbと重錘質量 M によって調整する。試験体の塑性化による見かけの長周期化は Kbによって多少緩

和される。また，同図(b)に示すように，連結バネを挿入した直列系も井上・稲井ら 2-13)により検討

されている。ただし，支承を有する装置構成は支承による摩擦抵抗の影響を考慮しなければなら

ない。一方，Fig. 2.2.4(d)および Fig. 2.2.5(c)に示すように，ロッキングカラムを用いた形式ではロ

ッキングカラムが試験体の層間変形角に追従するため，振動系はMとKsの単純な一質点系となる。 
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Fig. 2.2.4 Self-standing type system (mass simulator is founded on a shake table) 
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(d) Multistory system including rocking columns 2-15) 
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Fig. 2.2.5 Self-standing type system (mass simulator is founded outside a shake table) 
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Table 2.2.1 Comparison of the existing testing systems including mass simulators 

Type Simple

Ref. 2-9) 2-10) 2-11) 2-12) 2-13)
2-8),
2-14)

2-15) 2-16) 2-17) 2-18)

Mass suport is Inside
Story Single Single Single Single Single Multi Multi Single Multi Multi

Additionl
function

Connection
spring

Connection
spring

Rocking
column

Rocking
column

Shake table size flexible
Loading direction Tri. Uni. Uni. Uni.
Restrainer frame Mandatory Mandatory Mandatory

PΔ  effect? Yes Yes Yes
c

Not mandatory
No No No

Suspension Self-standing

Outside Outsied

Small Small

Inside

Large
Tri. Uni.

Mandatory Not mandatory
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Fig. 2.2.6 the proposed testing system schematics 

(b) Vibration system 

2.2.4. 本論の実験システムの装置概要 

前節より各形式による慣性質量装置の特性が明らかになった。本節は，前節の検討をもとに，

本実験の目標性能を満たす実験システムの具体的な概要を述べる。 

 

Fig. 2.2.6 に実験システムの構成および振動系を示す。提案する実験装置は，慣性質量装置が振

動台内部に配置される振動台内部設置型である。試験体は下部治具にピン接合され，加力治具を

介して慣性質量装置の内側に取り込まれるため，本装置は文献 2-8)と同じく錘を積載するテストベ

ッドとなる。さらに，錘を支持する柱は両端をピン接合とし，文献 2-15)および文献 2-18)と同様の

ロッキングカラムを採用する。ただし，不安定な慣性質量装置を支える転倒防止フレームは存在

せず，本装置は加力治具を介して試験体と接合されることで初めて静定構造となる。したがって，

前節より，提案する慣性質量装置は，試験体一体型と一層内部自立型の複合型であると分類でき

る。一方，振動系は重錘質量 M と試験体剛性 Ksからなる単純な一質点系となり，周期調整は重錘

質量に依存する。 

本実験装置のシステム構成は，小規模な試験機内でシステムが完結することに加え，ロッキン

グカラムにより過大変形時の PΔ効果による層崩壊挙動を模擬できる，また，不安定構造物である

ものの錘は試験体と独立して支持されるため，純粋な試験体一体型と比較して安全性は向上して

いる。ただし，本形式の慣性質量装置においても，装置内外にバンパーを設け十分な安全対策を

行う必要がある。 
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実験システムは大別して，汎用試験フレーム，アクチュエータ，振動台，慣性質量装置，試験

体，下部治具および反力治具で構成される。Fig. 2.2.7 に各構成部品の系統を，Fig. 2.2.8 に実験シ

ステムアクソメ図を示す。 

 

(a) 加力システム 

本装置の加力システムは，4 本のロッキングカラムと加力治具から構成される。ロッキングカラ

ムは繋ぎ梁により 2 本で 1 組の平面フレームとなり，試験体は内側に取り込まれ，4 組の加力治具

を介して装置と接続する。ロッキングカラムのピン治具はベアリング(円筒ころ軸受)を内蔵してお

り，ピン回転による摩擦抵抗の軽減を試みる。本装置は，繋ぎ柱および繋ぎ梁の長さを変更して

再設計すれば，異なる寸法の試験体にも転用できる仕様とした。Fig. 2.2.8 に各載荷形式における

実験装置セットアップ図を示すように，本装置は重錘の積載により慣性質量装置となる他，反力

治具の接続により同様の加力メカニズムを用いて一元的に骨組試験体の各種試験が可能となる。

振動台実験では，重錘は PC 鋼棒を用いて装置に緊結する。 

  

Testing system

Existing frame

Actuator

Shake table

Shake Table

Extention table

Mass simulator

Rocking column 250 kN pin jig, Column, Column capital pin jig, Beam

Loading Jig End connection ①&②, Clevis A&B, Selfmade load cell

Mass

Reaction jig

Connection jig

500 kN pin jig

Commercial load 
cell

Reaction beam

Specimen

Other jigs Restrainer for out-of-plane response, Restrainer for lateral buckling, Brace for 
out-of-plane response, Bumper jig

Fig. 2.2.7 System diagram of the mass simulator 
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Loading direction
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Fig. 2.2.8 Testing setup 

(a) Quasi-static testing (The mass simulator is connected to the existing testing frame by the reaction jig) 

(b) Shake table testing (Weights is set on the rocking columns) 
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(b) 加力治具 

Fig. 2.2.9 に加力治具の組立図を示す。加力治具は加力治具①および②，クレビス A およびB，

ダンベル型ロードセルで構成される。振動台実験では，試験体の層せん断力はダンベル型ロード

セルを用いて計測する。ダンベル型ロードセルは本実験装置のために特別に製作し，鋼材は一般

的な SS400 より高い降伏耐力を有する SCM 材(公称値 σy=700N/mm2 以上)を用いており，歪

ε=3414(μ)以下まで弾性応力を維持できる。また，ダンベル型ロードセルは球面すべり軸受け(動的

定格荷重 126kN，静的定格荷重 755kN)を内蔵し，ピンの回転方向に加えて面外曲げがある程度解

放される。試験体の構面外拘束は別途治具を設ける。なお，ダンベル型ロードセルは振動台実験

前に一度製作し直しており，本論は再製作したダンベル型ロードセルのみ記している。 

(c) 構面外拘束治具 

Fig. 2.2.10 に構面外拘束治具を示す。加力治具は構面外拘束治具を支持する為の ϕ14 のキリ孔を

設けており，構面外拘束治具は ϕ12 ネジ棒を介して支持する。  

Column top

End connection ②

Selfmade
load cell

End connection ①

Rocking
column End connection ① End connection ②

Selfmade load cell
(including spherical bearing) Clevis A&B

ϕ14 hole for (Restrainer shown in Fig. 2.2.10)

(a) Plan 

Fig. 2.2.9 setup of loading jigs 

(b) Elevation 

End connection
①

Restrainer to prevent out-of-plane response of specimens

Column top

ϕ12 Screw rod

Rocking
Column

(a) Section 

Fig. 2.2.10 Restrainer to prevent out-of-plane response of specimens 

(b) Setup 
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(d) 横座屈補剛治具 

Fig. 2.2.11 に横座屈補剛治具の組立図を示す。繋ぎ梁のフランジ部は ϕ18 キリ孔を 85mm ピッチ

で設けており，横座屈補剛治具は繋ぎ梁から PC 鋼棒の緊張力で支持する。本実験では 340mm ピ

ッチ合計 6 組の横座屈補剛治具を設置した。 

(e) 安全対策 

実験装置の安全対策は，構面外拘束ブレース，バンパークッション，バンパー治具，吊り具を

用いる。Fig. 2.2.8 に示すように，構面外拘束ブレースは，JIS ブレースであり，ロッキングカラム

の平面フレーム直行方向に対してX 型に配置する。Fig. 2.2.12 にバンパークッションおよびバンパ

ー治具を示す。慣性質量装置は過大変形を生じると，接続治具の接合部プレートが柱頭ピンブロ

ックに接触するため，瞬時に完全崩壊には至らない。バンパークッションは接触時のベアリング

の衝撃吸収を目的とする。バンパー治具は試験フレーム側への実験装置衝突防止を目的とする。

アクチュエータ側への転倒防止は吊り具を用いて行う。  

(a) Cushion (red dot line) 

Fig. 2.2.12 Cushion and bumper jig 

(b) bumper jig  

End connection ①

Restrainer to
prevent lateral buckling Girder

Tendon

Beam Rocking
column

Fig. 2.2.11 Restrainer to prevent lateral buckling 

(a) Section (b) Setup 
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2.2.5. 荷重計測の精度検証 

動的載荷実験は，慣性質量装置に組み込んだダンベルロードセルの歪値から，試験体層せん断

力を計測する。そこで，本節はダンベルロードセルのガタ等を考慮し荷重計測の精度検証を行う。 

 

(a) 検証方法 

反力治具に組み込んだ市販ロードセルとダンベルロードセルの荷重計測値を比較する。 

 

(b) 計測計画 

Table 2.2.2 に計測項目一覧を示す。荷重値 F は歪計測値 εi，ダンベルロードセル断面積 Ai，ヤン

グ率 E より下式を用いて計算する。 

5 6 7 8 1 2 3 4
3 4 1 2( ) ( ) ( ) ( )

2 2 2 2
F A E A E A E A E

          
     (2-1) 

Table 2.2.2 Measurement item 

 

 

(c) 載荷計画 

載荷計画は後述する準静的繰返し載荷実験時の結果を用いる。 

 

(d) 検証結果 

Fig. 2.2.12 に層せん断力履歴を示す。ただし，ダンベルロードセルは動的載荷実験前に再製作し

ており，同図(a)は両方の結果を示している。同図が示すように，ダンベルロードセルと市販ロー

ドセルの荷重計測値は対応しており，良好な精度で荷重計測できている。また，同図(a)が示すよ

うに，新ダンベルロードセルを用いることで荷重計測精度は向上している。一方，ダンベルロー

ドセルと市販ロードセルの荷重誤差は約 60kN に対して 2kN 程度であった。  

Ch No. symbol Mesurement point Type Instrument

9 F 0 Load Load Commertial load cell

46 ε 1 Selfmade load cell 1 (North East) Strain Strain gauge

47 ε 2 Selfmade load cell 2 (North East) Strain Strain gauge

48 ε 3 Selfmade load cell 3 (North West) Strain Strain gauge

49 ε 4 Selfmade load cell 4 (North West) Strain Strain gauge

50 ε 5 Selfmade load cell 5 (South East) Strain Strain gauge

51 ε 6 Selfmade load cell 6 (South East) Strain Strain gauge

52 ε 7 Selfmade load cell 7 (South West) Strain Strain gauge

53 ε 8 Selfmade load cell 8 (South West) Strain Strain gauge
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Fig. 2.2.12 Comparison of selfmade load cell and commercial load cell 

(a) Story force – loading history relationship 

(d) Story force (commercial load cell, exact values) – story force (selfmade load cel) relationship 
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2.3. 予備実験 

2.3.1. 試験体概要 

(a) 想定建物と試験体の検討範囲 

Fig. 2.3.1 に想定建物と検討範囲を示す。本実験では，中低層 3 スパン鉄骨造建築物を対象とし，

試験体は柱脚部にピン支承を有しブレースが偏心配置された1層部を検討範囲として1/5にモデル

化する。検討範囲はスパン 6800mm，層高さ 3600mmの柱梁門型骨組であり，断面形状□-500×500×16

の柱に，断面形状 H-650×200×11.5×11.5 の梁がノンスカラップで接合されるものとする。強度型ブ

レースは V 字など 2 本一組の対称配置が一般的であるが，本論はブレース部材が破断して架構が

層崩壊に至る挙動を単純化するためにブレースは片流配置としている。 

 

Fig. 2.3.1 Target building and specimen modeling 

 

(b) 試験体諸元 

Table 2.3.1 に部材断面諸元を，Table 2.3.2 に試験体の材料特性を，Fig. 2.3.2 に試験体図を，

Photo 2.3.1 に載荷前の試験体写真を示す。同表および同図に示すように，試験体の柱は断面形状

□-100×100×3.2，材長 720mm，梁は断面形状 H-130×40×2.3×2.3，材長 1360mm であり，接合部は

PL-6 を用いた通しダイアフラム形式であり，梁端部は裏板金(PL-6×25)を用いて溶接する。本実験

のブレースは径厚比 42，細長比 70 の比較的局部座屈しやすい円形鋼管を採用した。試験体名はブ

レース断面諸元より C742 とする。ブレース端部は切欠き部を設けて G.PL を挿し込み回し溶接し

ている。柱は載荷中に応力弾性範囲を維持する設計とし軸力導入しない。本論では静的・動的実

験で異なる鋼材ロットの試験体を用意したが，Table 2.3.2 に示すように，両者の試験体は概ね同等

の性能を有することを確認している。なお，材料試験結果から柱は FC ランク，梁は FD ランクで

あり，ブレースは BB ランク，水平力分担率は 0.7 であり，試験体の Ds値は 0.35 となった。 

Modeled
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Table 2.3.1 Member specification 

(a) Column and Girder 

 
(b) Concentric Brace 

 

 

Table 2.3.2 Tension coupon testing results 

(a) Specimen used in the quasi-static loading testing 

 

(b) Specimen used in the shake table testing 

  

Section Material
Section area

A (mm2)

Moment inertia

I (mm4)

Section modulus

Z (mm3)

Plastic section modulus

Z p (mm3)

Column □-100×100×3.2 STKR400 885 1.87×106 3.75×104 4.37×104

Girder H-130×40×2.3×2.3 SS400 472 1.13×106 1.74×104 2.10×104

Section Material
Diameter to thickness

ratio D/t

Section area

A (mm2)

Length
L (mm)

Slenderness ratio
λ

Brace ϕ50.8×1.2 STKM11A 42.3 180 1220 70

Yield

σ y (N/mm2)

Ultimate

σ u (N/mm2)

Column C-1 307.5 433.1 40.51
Column C-2 311.6 437.6 38.30
Girder G-1 356.3 447.1 44.53
Girder G-2 352.1 441.0 45.34
Brace B-1 262.4 327.5 39.28
Brace B-2 268.6 338.1 44.02

STKM11A
(t =1.2mm)

265.5 332.8

Average value

STKR400
(t =3.2mm)

309.6 435.4

SS400
(t =2.3mm)

354.2 444.1

Material
Yield

σ y (N/mm2)

Ultimate

σ u (N/mm2)

Ultimate
ε long (%)

Yield

σ y (N/mm2)

Ultimate

σ u (N/mm2)

Column C-1 336.2 429.9 42.3
Column C-2 337.0 438.9 40.7
Column C-2 338.7 437.7 38.2
Girder G-1 333.9 435.8 41.8
Girder G-2 340.5 437.1 47.1
Girder G-2 345.1 436.7 44.4
Brace B-1 274.1 334.4 41.7
Brace B-1 274.1 334.3 40.7
Brace B-2 261.8 330.4 44.2

STKM11A
(t =1.2mm)

270.0 333.0

STKR400
(t =3.2mm)

337.3 435.5

SS400
(t =2.3mm)

339.8 436.5

Material
Yield

σ y (N/mm
2
)

Ultimate

σ u (N/mm
2
)

Ultimate
ε long (%)

Average value
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170 170
1360
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720

1478
1220

1360

300

300

□-100×100×3.2(STKR400)

H-130×40×2.3×2.3(SS400)

ϕ50.8×1.2(STKM11A)

St.PL-3 Diaphram
PL-9

G.PL-6

B.PL-19

Fig. 2.3.2 Specimen drawing 

(a) Elevation 

(b) Plan 

Photo 2.3.1  Specimen before shake table testing 
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2.3.2. 計測計画 

本試験は全ての計測に動ひずみ計(共和電業製 UDAS)を用い，サンプリング周波数を 1kHz，ロ

ーパスフィルタを 200Hz に設定してデータ収録を行う。Fig. 2.3.3 に計測装置の設置位置を，

Table 2.3.3 に測定項目を示す。本実験では変位，加速度，歪，荷重の 4 項目を計測し，それらの計

測値を層間変形角や部材力などの応答値を計算する。 

 

 
(a) Measuring instruments for displacement and acceloration 

 

(b) Strain gauges 

Fig. 2.3.3 Measuring instruments layout  

Holizontal disp. δ2

Holizontal disp. δ1 Holizontal disp. δ3

Holizontal disp. δ4

Holizontal disp. H0

Reaction force P0

Response acc. α6

Response acc. α3, α4

Response acc. α5

Input acc. α1

Input acc. α2

100

240

240

240

20

20

5050
B

A

D

C

E

F

G H I

J

2

1

3

4

(1) Elevation

1 2

(2) Section A to D

(3) Section E

(4) Section F to J

1 2

3 4

5 6

7 8
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Table 2.3.3 List of measuring instruments 

 

Ch No. symbol Mesurement point Type Instrument
1 P 0 Shake table Reaction force Commertial load cell
2 H 0 Shake table Holizontal disp. LVD
3 δ 1 Column top North Holizontal disp. Laser displacement sensor
4 δ 2 Column base North Holizontal disp. Laser displacement sensor
5 δ 3 Column top South Holizontal disp. Laser displacement sensor
6 δ 4 Column base South Holizontal disp. Laser displacement sensor
7  1 Extension table North Input acc. (In-plane) Strain-based accelerometer
8  2 Extension table South Input acc. (In-plane) Strain-based accelerometer
9  3 Girder upper flange North Response acc. (In-plane) Strain-based accelerometer

10  4 Girder upper flange South Response acc. (In-plane) Strain-based accelerometer
11  5 Girder upper flange North Response acc. (Out-of-plane) Strain-based accelerometer
12  6 Mass top North Response acc. (In-plane) Strain-based accelerometer
13 ε 1 Column North A-1 Strain Strain gauge
14 ε 2 Column North A-2 Strain Strain gauge
15 ε 3  Column North B-1 Strain Strain gauge
16 ε 4 Column North B-2 Strain Strain gauge
17 ε 5 Column South C-1 Strain Strain gauge
18 ε 6 Column South C-2 Strain Strain gauge
19 ε 7 Column South D-1 Strain Strain gauge
20 ε 8 Column South D-2 Strain Strain gauge
21 ε 9 Girder end North E-1 Strain Strain gauge
22 ε 10 Girder end North E-2 Strain Strain gauge
23 ε 11 Girder end North E-3 Strain Strain gauge
24 ε 12 Girder end North E-4 Strain Strain gauge
25 ε 13 Girder end North E-5 Strain Strain gauge
26 ε 14 Girder end North E-6 Strain Strain gauge
27 ε 15 Girder end North E-7 Strain Strain gauge
28 ε 16 Girder end North E-8 Strain Strain gauge
29 ε 17 Brace end F-1 Strain Strain gauge
30 ε 18 Brace end F-2 Strain Strain gauge
31 ε 19 Brace end F-3 Strain Strain gauge
32 ε 20 Brace end F-4 Strain Strain gauge
33 ε 21 Brace center G-1 Strain Strain gauge
34 ε 22 Brace center G-2 Strain Strain gauge
35 ε 23 Brace center G-3 Strain Strain gauge
36 ε 24 Brace center G-4 Strain Strain gauge
37 ε 25 Brace center H-1 Strain Strain gauge
38 ε 26 Brace center H-2 Strain Strain gauge
39 ε 27 Brace center H-3 Strain Strain gauge
40 ε 28 Brace center H-4 Strain Strain gauge
41 ε 29 Brace center I-1 Strain Strain gauge
42 ε 30 Brace center I-2 Strain Strain gauge
43 ε 31 Brace center I-3 Strain Strain gauge
44 ε 32 Brace center I-4 Strain Strain gauge
45 ε 33 Brace end J-1 Strain Strain gauge
46 ε 34 Brace end J-2 Strain Strain gauge
47 ε 35 Brace end J-3 Strain Strain gauge
48 ε 36 Brace end J-4 Strain Strain gauge
49 ε 37 Selfmade load cell 1 (North East) Strain Strain gauge
50 ε 38 Selfmade load cell 2 (North East) Strain Strain gauge
51 ε 39 Selfmade load cell 3 (North West) Strain Strain gauge
52 ε 40 Selfmade load cell 4 (North West) Strain Strain gauge
53 ε 41 Selfmade load cell 5 (South East) Strain Strain gauge
54 ε 42 Selfmade load cell 6 (South East) Strain Strain gauge
55 ε 43 Selfmade load cell 7 (South West) Strain Strain gauge
56 ε 44 Selfmade load cell 8 (South West) Strain Strain gauge
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測定値を用いて以下の応答値を計算する。ここで変位と荷重はブレース引張方向を正とする。 

(a) 架構の層間変位および層間変形角 

層間変位 ： 2 4 1 3

2 2H

     
        (2-2) 

層間変形角 ： H

H

  [rad]       (2-3) 

ここに，H=720[mm] 

(b) ブレース軸変形量およびブレース等価軸歪 

材長  ：
sin
r l

b

h h
L




        (2-4) 

軸変形量 ：   tan cosr lL h h           (2-5) 

等価軸歪 ： tan cos sinb
n

L

L
    


     (2-6) 

ここに，：ブレース取り付き角度，hl：左端取り付き高さ，hr：右端取り付き高さ 

(c) 層せん断力 

振動実験ではダンベルロードセルを用いて層せん断力を算出する。 

層せん断力 ： 5 6 7 8 1 2 3 4
3 4 1 22 2 2 2

Q A E A E A E A E
                           

       
 (2-7) 

ここに，A1，A2，A3，A4：ロードセル断面積計測値 

(d) 慣性力 

慣性力  ： 1IQ m         (2-8) 

ここに，m：慣性質量 

(e) 柱せん断力および柱梁骨組せん断力 

左柱  ： 2 1 4 3

2 2
c

CL

EZ
Q

L

       
 

     (2-9) 

右柱  ： 6 5 8 7

2 2
c

CR

EZ
Q

L

       
 

     (2-10) 

柱梁骨組 ： f CL CRQ Q Q         (2-11) 

ここに，E：鋼材ヤング係数，Zc：柱断面係数，L=H/3=240[mm] 

(f) ブレース負担せん断力，ブレース軸力，ブレース等価軸応力度 

せん断力  ： b fQ F Q        (2-12) 

軸力   ：
cos

b
b

Q
N


       (2-13) 
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等価軸応力度  ： b
eq

b

N

A
        (2-14) 

ここに，Ab：ブレース断面積 

(g) 柱の作用曲げモーメント 

A 点  ： 2 1

2A c bA cM EZ EZ
      

 
     (2-15) 

B 点  ： 4 3

2B c bB cM EZ EZ
      
 

     (2-16) 

C 点  ： 6 5

2C c bC cM EZ EZ
      
 

     (2-17) 

D 点  ： 8 7

2D c bD cM EZ EZ
      
 

     (2-18) 

ここに，bA，bB，bC，bD，：各柱断面の曲げ歪 

(h) 梁端モーメント 

Fig. 2.3.4 に線材による力学モデルを用いた試験体曲げモーメント分布の簡易評価を示す。本試

験体はブレースが柱梁芯に対して偏心配置されており，曲げモーメント分布はブレース軸力によ

る曲げ戻しを受け，同図(a)と(b)を重ね合わせた同図(c)で評価される。弾性範囲の水平力分担率は

Qb:(QCL+QCR) = 1.07:-0.07 であり，ブレースが支配的に層せん断力を負担する。ブレース塑性化後

は同図(a)の曲げモーメント分布の割合が増加するため，梁端曲げモーメントは常に逆対称曲げが

維持される。ここに図のC は試験体の架構規模および各部材断面諸元から計算される係数である。

以上より，曲げモーメントは部材の弾性・塑性範囲に関わらず次式で計算できる。 

左端  ： L A CLM M Q L        (2-19) 

右端  ：  R C CR b rM M Q L Q H h         (2-20) 

 

 
(a) Moment of the frame  (b) Unbending by the brace axial force  (c) Moment of the specimen 

Fig. 2.3.4 Moment diagram 
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2.3.3. 載荷計画 

(a) 準静的繰返し載荷実験 

載荷は層間変位Hを試験体層高さH=720mm で除した層間変形角により制御する。Fig. 2.3.5 に

載荷履歴を示すように，φ = ±1/500，±1/250，±1/100，±1/50，±1/33rad の各 2 サイクルを基準とし

た正負交番漸増繰返しであり，φ = ±1/33rad 以降は梁端が破断に至るまで一定振幅繰返しとする。

準静的載荷実験は計測計画の妥当性と試験体の基本性能の確認を目的としている。準静的載荷実

験結果は，動的入力との比較や 2 章 3 章の数値解析のキャリブレーションでも用いる。 

 

 

Fig. 2.3.5 Loading protocol of quasi-static testing 

 

(b) 弾性振動実験および振動倒壊実験 

Table 2.3.4 に載荷メニューを示す。弾性振動実験は共振現象より実験系の固有振動特性や減衰特

性を把握する。倒壊実験では観測地震 El CentroNS 波を，相似側 2-19)に基づいて時間軸を縮小し，

最大速度を 35kine(原型換算でレベル 3 相当の 78kine)に基準化した地震波を振幅倍率 100%として

定義する。倒壊実験では倍率100%入力(El Centro35kine-100%)を2回入力した後に倍率150%入力(El 

Centro35kine-150%)を倒壊するまで繰り返す。振幅倍率は試験機性能を考慮して決定している。な

お，アクチュエータは変位制御であり，地震動は加速度を積分した変位波形として入力する。倒

壊は FEMA2-20)が定める 4~12 層建物の層間変形角許容値 φ =1/12.5rad を超えた時点とする。な

お，100%入力と 150%入力の 1 回目には，下部治具上で計測した加速度(実際に実験システムに入

力される加速度に相当)より応答スペクトルを作成して入力再現性を確認する。 

 

Table 2.3.4 Loading protocol of shake table testing 
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1-2 El Centro35kine - 100% 7.95
3- El Centro 35 kine - 150% 11.93

Collapse Test
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2.3.4. 予備実験(準静的繰返し載荷実験) 

Fig 2.3.6 に試験体状況と載荷履歴の比較を，Photo 2.3.2 に主要な試験体状況を示す。 

 

 

Fig 2.3.6 Summary of damage condition 

=1/500rad×2cycle ，1/250rad×2cycle 

架構全体で応力弾性範囲。歪ゲージよりブレース端部に局所的な塑性化を確認。 

=1/100rad-1cycle-圧縮 

ブレース全体座屈発生。座屈たわみは骨組の面外方向に発生。骨組負担せん断力が増加。 

=1/50rad-1cycle 

ブレース中央部に局部座屈発生。ブレース引張降伏経験。左右梁端降伏発生。 

=1/50rad-2cycle 

ブレース柱脚側端部に局部座屈(起伏)発生。 

=1/33rad-1cycle 

左右梁端に局部座屈発生。梁は以降の繰返し載荷にてわずかに横座屈を経験。 

=1/33rad-4cycle-引張 

ブレース中央局部座屈部に亀裂発生。 

=1/33rad-8cycle-引張 

ブレース柱脚側局部座屈部に亀裂発生。 

=1/33rad-29cycle-引張 

梁左端付近の下フランジ局部座屈部に亀裂発生。 

[特記事項] 

・ブレースは中央部に加えて，柱脚側端部も局部座屈発生した。 

・ブレースは局部座屈部と柱頭側端部の 3 ヒンジ安定状態に至り，全断面破断しなかった。 
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Photo 2.3.2 Damage condition of quasi-static test (C742 specimen) 

(a) Brace global buckling (1/100rad-1cycle)

 

(b) Brace local buckling on the central part (1/50rad-1cycle)

 

(c) Brace local buckling on the end part (1/50rad-2cycle)

 

(d) Girder local buckling (1/33rad-1cycle)

 

(e) Brace initial crack on the central part (1/33rad-5cycle)

 

(f) Brace initial crack on the end part (1/33rad-8cycle)

 

(g) Girder initial crack on the left end (1/33rad-29cycle)

 

(h) Girder cracking point on the left end after testing
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Fig. 2.3.7 に負担せん断力履歴を，Fig. 2.3.8 にせん断力-層間変形角関係を，Fig. 2.3.9 にブレース

等価軸応力-等価軸歪関係を示す。Fig. 2.3.9 の括弧内の数字は=1/33rad 時のサイクル数を示す。 

 

1) 負担せん断力 

Fig. 2.3.7 に示すように，全体の応力弾性範囲(層間変形角=1/500rad-1/250rad)において，ブレー

スが層せん断力の殆どを負担している。ブレース部が塑性化する=1/100rad 以降は，振幅の増加

に従って柱梁骨組部の負担せん断力が上昇する。これは，ブレースが塑性化し，応力上昇が緩慢

になるにつれて，柱梁骨組が荷重負担する層間変位量が増大するためである。以上より，負担せ

ん断力に関する傾向は，2.3.2 節で述べた簡易評価と概ね一致していると判断できる。一方，ブレ

ース耐力が十分低下する=1/33rad-8cycle 以後は，柱梁骨組が支配的にせん断力を負担するものの，

本試験体はブレースが完全破断しなかったため，梁部亀裂発生に至るまで約 20%~50%の範囲でせ

ん断力を負担し続けた。 

 

2) せん断力-層間変形関係 

Fig. 2.3.7 に示すように，ブレースは柱脚側端部に亀裂を生じる=1/33rad-8cycle まで負担せん断

力に対して支配的であるものの，Fig. 2.3.8 (a)に示すように，圧縮側の耐力低下や局部座屈の影響

により，同図(b)に示す架構全体の履歴に占める面積は小さく，全体の履歴吸収は，安定的なバイ

リニア型の履歴を示す柱梁骨組が主体的と考えられる。 

 

3) ブレース等価軸応力度-等価軸歪関係 

Fig. 2.3.9 に示すように，ブレース全体座屈応力はcr評価値とほぼ等しく，薄肉鋼管ブレースの

G.PL 接合部は概ね両端固定と判断できる。一方，全体座屈発生歪や引張降伏歪は評価値より大き

い結果となった。圧縮耐力は=1/50-1cycle まで安定するが，局部座屈を経験した 2cycle 以降は耐

力低下が著しい。また，引張耐力も=1/33rad-2cycle 以降は耐力低下が著しい。これは，局部座屈

部に歪集中によるヒンジが発生し，=1/33rad 定振幅載荷にともなって，ブレース全体が伸びきら

なくなるためと考えられる。ブレース端部も局部座屈を生じているが，これは柱梁骨組から受け

る付加曲げの影響と考えられる。  
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Fig. 2.3.7 Shear force history 

  

Fig. 2.3.8 Shear force – story drift ratio relationship 
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2.3.5. 予備実験(弾性振動実験) 

(a) 相似則 

本実験では，基礎物理量に「長さ」，「加速度」，「弾性剛性」を選定し，基礎相似比は長さに模

型の寸法比( =原型寸法/模型寸法)，加速度と弾性剛性に 1 を設定して誘導相似比を算出して相似

側を定義する。したがって時間軸は 0.45 倍の縮小率を必要とする。 

 

(b) 固有振動特性 

加速度振幅スペクトルの指標を用いて固有振動数を分析する。加速度データは加速度計記録値

と変位計データ換算値の 2 種類を比較し，ピーク振動数の妥当性を確認する。Fig. 2.3.10 に Parzen

のスペクトル・ウィンドウを用いて平滑化したスペクトルを示す。どちらのデータにおいてもピ

ーク振動数は 7.37Hz と判断できる。その他にもピークが生じるが，これは処理に用いるデータ数

(0 Hz 近傍)とスウィープ加振の折返し(10 Hz)が影響しており意味のあるデータではない。以上より

試験体の固有周期は 0.136s と推定できる。このとき，相似側により換算した原型の固有周期

は 0.303s であり，実験系は一般的な中低層鋼構造物の周期を再現出来ていると判断する。Fig. 2.3.11

に伝達関数と減衰評価を示す。減衰定数の算出方法はハーフパワー法(減衰比 ξ ≦ 0.1 では真値に

対して誤差 2%程度以下の精度)を用いる。減衰定数は平均として ξ =4.6%と判断する。 

 

(c) 入力再現性 

Fig. 2.3.12 に下部治具上の加速度計測値より算出した応答スペクトルと想定値の比較を示す。減

衰比は上述の ξ =4.6%を用いている。同図はアクチュエータに設定した目標入力，錘積載前に計測

した出力(錘無)および弾性振動実験時の出力(錘有)を比較する。同図(b)に示すように，倒壊実験で

使用する El Centro35kine 入力においては，想定 100%出力 Saは周期 0.2~1.0s の範囲で目標値と対応

が良く，0.2s 以下の範囲においても来実験系固有周期のスペクトル値は概ね目標値と対応する。ま

た，想定 100%出力 Svおよび Sdは周期 1.0s 以下の範囲で目標値と殆ど一致しており良く入力を再

現出来ていると判断できる。以上の検討より，本実験装置のアクチュエータ出力は倒壊実験で使

用する El Centro35kine 波について，概ね目標値に対して再現性を有していると推定される。 
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    (a) From accelerometer      (b) From displacement meter 

Fig. 2.3.10 Fourier spectrum of the response acceleration 

 

  
  (a) On the top flange of the girder       (b) On the weight 

Fig. 2.3.11 Transfer function to estimate the damping ratio 

 

 

             (a) Acceleration     (b) Velocity       (d) Displacement 

Fig. 2.3.12 Response spectra (Damping ratio is 4.6%)  
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2.4. 振動倒壊実験 

以下は静的載荷実験に併せる形式とし，静的入力との差異が確認される点は適宜論じる。 

2.4.1. 試験体状況 

Table 2.4.1 に入力地震波と主な応答値および試験体状況の一覧を示す。ここで，ブレース全体座

屈および梁端降伏は荷重および歪計測値より判断し，ブレース局部座屈，梁局部座屈，ブレース

破断，梁破断は目視より判断した。Photo 2.4.1 および Photo 2.4.2 に試験体状況を示す。 

 

Table 2.4.1 Damage condition of the collapse test 

 

 

El Centro35kine-100%入力 1 回目&2 回目 

ブレース全体座屈，引張降伏発生。2 回入力ともに同様の挙動を示し，計測残留値無し。 

座屈たわみは静的入力と同じ骨組面外方向に発生。柱梁骨組の負担荷重は小さい。 

El Centro35kine-150%入力 1 回目 (Photo 2.4.1 (a)~(d)) 

ブレース局部座屈発生。局部座屈発生から数秒程度あとに亀裂発生。梁端降伏発生 

動画および写真より破断したブレース断面が衝突する現象が確認された。 

El Centro35kine-150%入力 2 回目 (Photo 2.4.1 (e)~(h)，Photo 2.4.2 (a)~(c)) 

ブレース全断面破断発生。応答増大にしたがい，梁局部座屈経験。大きな残留変形有り。 

柱梁骨組の荷重負担が急増する。ブレース破断面同士が衝突する現象が発生。 

El Centro35kine-150%入力 3 回目 (Photo 2.4.1 (d)~(h)) 

梁亀裂発生。亀裂進展と同時にブレース引張方向に応答が急激に増大し，残留変形は=1/6rad

であり，文献 2-20)に従い試験体は鋼構造物として十分に倒壊したと判断する。  

Resp. Acc.

(m/s2)
Amplitude

factor
No. Max. Residual Max Residual Max. Brace Girder

1st -1/79 -1/540 +64.5 -0.91 -16.1 -
2nd -1/55 -1/354 +71.2 -1.11 -18.6 -

1st -1/33 -1/278 +85.2 -1.38 -21.9
local buckling
Initial crack

Yielding

2nd -1/19 -1/109 +84.7 -2.00 -21.1
Gross section

fracture
Local buckling

3rd +1/11 +1/16 +42.3 +1.2 -11.2 -
Initial crack

Frame collapse

150%

Input wave
(El Centro35kine)

Story Drift ratio
 (rad)

Story Shear Force
Q (kN)

Damage condition

100%
Global buckling
Tensil yielding
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Photo 2.4.1 Damage condition No.1  

(a) Overall before testing 

 

(b) Overall (150%-1st, Brace initial crack) 

 

(c) Brace initial crack (150%-1st) 

 

(d) Brace initial crack (150%-1st) 

(e) Overall (150%-2nd，Brace gross section fracture) (f) Brace gross section fracture (150%-1st) 

(g) Fracture section (after testing, left side) (h) Fracture section (after testing, right side) 

Opposite side was cracking 
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 Photo 2.4.1 Damage condition No.2 

 

(a) Girder local buckling (150%-2nd, right end) 

 

(b) Girder local buckling (150%-2nd, left end) 

(c) Girder local buckling (150%-2nd，left end) (d) Overall (150%-3rd, Frame collapse) 

(e) Collapsed specimen after testing (f) Collapsed specimen after testing 

(g) Girder local buckling (after testing, left end) (h) Girder large deformation (after testing, right side) 



第 2 章 座屈後破断を伴う薄肉円形鋼管ブレース付鋼構造骨組の振動台実験 

68 

2.4.2. 時刻歴波形 

本節は，試験体の動的崩壊挙動について，各計測値の時刻歴波形を用いて横断的に分析する。

ここで，時刻歴波形は全計測時間を繋ぎ合わせて示す。 

(a) 層間変形角 

Fig. 2.4.1 に層間変形角時刻歴を示す。同図(a)に示すように，倍率 100%入力では，ブレースは全

体座屈や引張降伏を経験するものの，残留変形等は残らず応答は 2 度の入力でほぼ同一である。

倍率 150%の 1 回目入力では，ブレースは亀裂を生じるものの全断面破断に至らず，残留層間変形

角=1/128rad であり，2 回目入力でブレースが全断面破断を生じると応答層間変形角は正方向に

急激に増大し残留値=1/21rad(1 回目入力の約 13 倍)を記録した。同図(b)に示すように，全応答時

間で比較するとブレース亀裂発生時の応答増大は微小であり，全断面破断が部材破断をともなう

構造物の動的崩壊挙動に影響しやすいと推定される。続く 3 回目入力ではさらに応答層間変形角

が正方向に増大し残留値=1/6rad を記録した。振動軸はブレース亀裂発生時から正方向に一方的

に増大しており，ロッキングカラムによる P効果が影響していると考えられる。 

 

 
(a) Before brace gross section fracture 

 
(b) After brace gross section fracture 

Fig. 2.4.1 Time history of story drift ratio  
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(b) 応答加速度 

Fig. 2.4.2 に応答加速度時刻歴を示す。同図(a)に示すように，最大応答加速度は，倍率 100%の 1

回目入力では 14.2m/s2であり，Fig. 2.3.12 (a)に示す応答加速度スペクトルと概ね対応する。また，

倍率 150%の 1 回目入力では最大応答加速度は 16.9m/s2であり，架構弾性時のスペクトル値と概ね

一致し，倍率 100%入力終了時に試験体架構の塑性化はそれ程進展していないと推測される。一方，

倍率 150%-2nd 入力ではブレース全断面破断時にパルス的に大きな応答加速度が記録されるが，そ

の後の応答加速度の振幅は落ち着き，続く倍率 150%の 3 回目入力では，最大値約 6.8m/s2を記録

した。応答加速度スペクトルより，架構は固有周期 1s 程度まで塑性化進展したと推測される。 

Fig. 2.4.2 (b)に重錘上部と梁上部に設置した応答加速度の比較を示す。重錘上部と比較して，梁

上部の応答加速度は最大値で 3~4 倍の差があり，これは試験体が重錘と比較して質量が小さいた

めと考えられる(試験体は 60kg 程度)。試験体状況とロードセル荷重計測値より，以下では重錘上

部の加速度を実験系の応答加速度と判断する。 

 

 
(a) On the mass 

 

(b) On the top flange of the girder vs On the mass 

Fig. 2.4.2 Time history of response acceleration  
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(c) 慣性力および負担せん断力 

Fig. 2.4.3 に慣性力および負担せん断力の時刻歴波形を示す。Fig. 2.4.3 (a)に示すように，慣性力

はダンベルロードセルの層せん断力と概ね対応しており，重錘上部の応答加速度は実験系の応答

加速度として妥当であると判断できる。一方，倍率 150%の 3 回目入力では，ロードセル荷重計測

値は試験体倒壊後の柱復元力を含むため，慣性力と層せん断力は残留値において乖離する。 

Fig. 2.4.3 (b)に示すように，倍率 100%入力では，ブレース負担荷重が層せん断力に対して支配的

であり，準静的繰返し載荷実験結果よりブレースは全体座屈や引張降伏を経験するものの損傷は

弱非線形領域に留まっていると考えられる。倍率 150%の 1 回目入力では，ブレースの局部座屈や

亀裂発生に伴い，柱梁骨組の負担せん断力が上昇し，準静的繰返し載荷実験時の骨組降伏耐力

(20kN 程度)を超えており梁は降伏したと考えられる。一方，2 回目入力でブレースが全断面破断す

ると柱梁骨組は準静的繰返し載荷実験時の最大耐力(25~30kN)を発揮するが，続く 3 回目入力では

梁の亀裂発生とともに耐力が低下している。 

 

 
(a) Innertia force and Story shear force 

 
(b) Shear forces (Whole, Brace, Frame) 

Fig. 2.4.3 Time history of shear force  
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2.4.3. 荷重-変形関係 

本節は，各入力履歴の試験体挙動について，荷重-変形関係を用いて分析する。 

(a) せん断力-層間変形角関係 

Fig. 2.4.4 にせん断力-層間変形角関係を示す。ブレース破断は荷重値が急激に低下した時点とし，

ブレース破断後は柱梁骨組の負担せん断力を層せん断力に置き換えている。 

 

倍率 100% 1 回目&2 回目入力 

Fig. 2.4.4(a)に示すように，ブレースが全体座屈および引張降伏を経験するものの，全体として

Round-House 型の安定した履歴をえがき，柱梁骨組は弾性範囲にあり，負担荷重も小さい。 

倍率 150% 1 回目入力 

Fig. 2.4.4(b)に示すように，ブレースは 1 度目の大きなループで局部座屈を生じ，その後 2~3 回

大きなループを経験したのち亀裂発生し，圧縮，引張いずれも耐力低下を生じた。一方，ブレー

スが著しく損傷したため，柱梁骨組の負担荷重は上昇したものの，層せん断力はブレースが支配

的に負担している。 

倍率 150% 2 回目入力 

Fig. 2.4.4(c)に示すように，応答初期の引張側荷重ピーク経験と同時にブレースが完全破断する様

子が履歴より判断できる。また，柱梁骨組はブレース完全破断と同時に応答が急激に増大し，ブ

レース完全破断のループで層間変形角=1/30rad 程度を経験し，続く 1 度目の大きなループで最大

応答値=1/13rad を経験し，その後の履歴ループは層間変形角の正方向に偏る。 

一方，同図に示すように，ブレース破断後に架構は圧縮側荷重ピークを経験するものの，ピー

ク値は-40kN 程度であり，準静的繰返し載荷実験時において柱梁骨組が経験した最大荷重 20~30kN

を超えている。これは，ブレース破断後に破断面同士が衝突し，ブレースが一時的に荷重を負担

するためである。Photo 2.4.3 にブレース破断面詳細図を示すように，ブレースは破断面の一部がお

互いに貫通した痕跡，切り口が押しつぶされた痕跡，切り口が捲り上がった痕跡が確認できる。

なお，破断後のブレース衝突現象は載荷中の動画より確認している。 

倍率 150% 3 回目入力 

Fig. 2.4.4(d)に示すように，2 度目の大きな履歴ループを経験した時点で梁左端付近下フランジに

亀裂を生じており，層せん断力が顕著に低下する様子が履歴より判断できる。  
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Fig. 2.4.4 Shear force – story drift ratio relationships 
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(b) ブレース等価軸応力度-等価軸歪関係 

Fig. 2.4.5 にブレース等価軸応力度-等価軸歪関係を示す。同図はブレース座屈応力度および降伏

応力度の理論値を重ねて示す。また，ブレース等価軸応力度が急激に低下した時点をブレース完

全破断と判断している。同図(c)では，ブレース破断後の衝突現象発生時まで計測値を重ねて示す。 

 

倍率 100% 1 回目&2 回目入力 

Fig. 2.4.5(a)に示すように，明確な剛性や耐力の低下は見られないものの，等価軸応力度は座屈応

力度および降伏応力度を超えており，全体座屈および引張降伏を経験していると判断する。また，

降伏後の履歴は Round-House 型の安定した履歴をえがいている。一方，1 回目と 2 回目の入力で応

答の変化は殆ど観測されなかった。 

倍率 150% 1 回目入力 

Fig. 2.4.5(b)に示すように， 2 度目の大きなループで座屈耐力が低下し，さらに座屈後の応力度

低下から，局部座屈発生が推測できる。その後ブレースは数回にわたるループを経験した後に亀

裂発生し，その後は圧縮，引張ともに急激に耐力低下した。一方，本試験体は静的入力と同じく

面外に座屈たわみを生じたが，局部座屈は中央部のみに生じた。 

倍率 150% 2 回目入力 

Fig. 2.4.5(c)に示すように，1 度目の大きなループで全断面破断し，等価軸応力度が急激に低下し，

等価軸歪がn=+1.8%まで増大する様子が確認できる。同図に示すように，破断面の衝突現象によ

り，破断後の揺り戻しの際に等価軸応力度は圧縮側で一時的に上昇する。一方，同図(d)に示すよ

うに，衝突現象は破断時から約 0.2 秒の僅かな期間に発生しており，また，その後の入力で衝突は

再発しなかった。これは，ブレース完全破断後は応答変位が増大し，P効果を受けて試験体全体

の振動軸がブレース引張側に偏るためである。 
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Fig. 2.4.5 Normalized axial force – deformation relationships of the brace 
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(b) 梁端曲げモーメント-層間変形角関係 

Fig. 2.4.6 に梁端曲げモーメント-層間変形角関係を示す。ここで，同図は降伏曲げモーメント

My理論値を重ねて示す。 

 

倍率 100% 1 回目&2 回目入力 

Fig. 2.4.6(a)に示すように，梁端部は弾性範囲であると判断できる。ここで，右端曲げモーメント

は第 3 章で述べたモーメントダイアグラムを基に，式(2-20)を用いて算出しており，値はブレース

せん断力の影響を受けて左端より高く評価される。 

倍率 150% 1 回目入力 

Fig. 2.4.6(b)に示すように，梁端曲げモーメント値はMyを超え，左右端とも降伏したと判断する。

このとき，ピーク値は静的入力下の最大耐力 9~10kNm に到達している。 

倍率 150% 2 回目入力 

Fig. 2.4.6(c)に示すように，梁端曲げモーメントはブレース全断面破断時に最大耐力に到達し，直

後に耐力低下，一時的な負剛性，破断にともなうノイズが示される。また，その後のループでは

左右端ともに降伏後の歪硬化にともなう耐力上昇は示されず，梁端曲げモーメントは終局曲げモ

ーメントに到達したと考えられる。一方，同入力では，ブレース全断面破断と正方向の応答増大

にともない，フランジに局部座屈が生じる様子を動画より確認している。 

倍率 150% 3 回目入力 

図 5.4.7(d)に示すように，左端では 2 度の大きなループで明確な正側耐力と歪硬化勾配の低下が

計測される。また，2 度目のループでは急激な耐力低下とともに，写真 5.4.2(e)に示すように下フ

ランジに亀裂を生じ，その後のループで耐力はさらに低下し亀裂進展が推測される。一方，右端

曲げモーメントは負側耐力の低下が計測され，試験体の層崩壊にともない写真 5.4.2(f)に示すよう

に下フランジに著しい局部座屈も観察されたが，入力終了まで亀裂発生は生じておらず，正側耐

力は一定値を保ち低下しない。これは G.PL による補剛効果が影響していると考えられる。 
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Fig. 2.4.6 Bending moment of the girder end – story drift relationships 

(a) 100%-1st & 2nd (Brace global buckling) (b) 150%-1st (Brace initial crack) 
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2.4.4. 各種入力と亀裂発生までのブレース荷重変形関係と損傷状態 

Fig. 2.4.7 に各種入力における亀裂発生までの等価軸応力度-等価軸歪関係を重ねて示す。静的と

動的入力では，最大応答や入力履歴は異なるものの，動的入力における亀裂発生までの履歴性状

は静的入力時の等価軸歪振幅範囲内(n =2.18%)で対応し，動的な効果は確認できない。 

局部座屈発生歪について等価軸歪振幅を用いて検証する。小川らの既往研究 2-21)より，鋼管部

材の局部座屈発生歪lbは次の実験式で下限値が与えられる。 

1.39
0.390.0683lb y

D
ε ε

t

-
- æ ö÷ç= ÷ç ÷çè ø

 (2-21) 

ここに，εy：降伏歪，D：鋼管外径，t：鋼管板厚 

本試験体のブレースlbは 0.50%である。Fig. 2.4.5(b)に示すように，引張側からの反転位置から局部

座屈発生予想位置までのは約 0.46~0.52%であり，径厚比 D/t =42.3 の鋼管では，入力に依らず，

上記実験式は概ねlbの下限をとらえられ，適用可能であると判断できる。 

動的入力において，ブレースは柱脚側端部に局部座屈を生じなかった。これは，静的入力では

目標=1/50rad(等価軸歪振幅n =1.44%)で端部に局部座屈を生じたが，動的入力では経験した最大

等価軸歪振幅はn=1.0%程度とやや小さくあり，中央部の亀裂発生が先行したためと考えられる。 

 

 

Fig. 2.4.7 Comparison of Brace hysteresis (Quasi-static loading vs Dynamic loading) 
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2.5. 円形鋼管ブレースの部材破断時期予測手法の適用性 

2.5.1. 評価手順 

本論が用いる円形鋼管ブレース材の部材破断時期評価手法 2-22)~2-24)は，局部歪履歴より算出した

累積変形性能と鋼素材の低サイクル疲労性能から得られる破断条件式を適合させて部材の破断時

期を予測する。具体的には，①局部歪の評価，②平均塑性歪振幅および累積塑性歪等の累積変形

性能の評価，③鋼素材における低サイクル疲労性能の破断条件式との比較，の 3 段階で予測する。 

 

(1) 円形鋼管ブレースの局部歪の算出方法 

円形鋼管ブレースの局部歪算出方法について述べる。本手法は鋼管部材の等価軸歪より局部歪

を評価する。具体的には，ブレース応力-歪履歴における等価軸歪振幅 Δεn および局部および局部

座屈部歪振幅 Δεhそれぞれ式(2-22)，式(2-23)により定義し，等価軸歪振幅 Δεnに対する局部座屈部

歪振幅 Δεhの比である歪振幅拡大係数 αcを等価軸歪履歴に乗じることで局部歪履歴を評価する。な

お，Δεntmは経験した最大引張等価軸歪であり，歪振幅拡大係数 αcの概念図を Fig. 2.5.1 に示す。 

n ntm nΔε ε ε= -  (2-22) 

h htm hΔε ε ε= -  (2-23) 

h
c

n

Δε
α

Δε
=  (2-24) 

 

  (a) Initial buckling   (b) Initial buckling after reloading from the tensile yielding 

Fig. 2.5.1 Schematic image of strain concentration ratio αc 
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評価手法において，歪振幅拡大係数は全体座屈前，全体座屈後，局部座屈前の 3 段階に区別さ

れ，それぞれ式(2-25)で表される。ただし，Δεn=0 のとき Δεh=0 とする。 

 

 (2-25) 

 

同手法では，全体座屈および局部座屈部は Fig. 2.5.2 に示すようにモデル化し，局部座屈半波長

lpを式(2-26)，全体座屈後の塑性ヒンジ部回転角hを式(2-27)，局部座屈を生じる塑性ヒンジ部回転

角lbを式(2-28)，局部座屈時の塑性ヒンジ部回転角hを式(2-29)により算出する。 

 

6p

Dt
l 

 (2-26) 

1cos (1 )h n  
 (2-27) 

1cos (1 )lb lb  
 (2-28) 

1 sin( )
cos cos( ) h lb

h h lb
p

D

l

   
     
    (2-29) 

 

全体座屈を生じるときの等価軸歪(全体座屈発生歪)ncrは，初期座屈応力 σcrとヤング率 E を用い

て下式より算出される。σcrは一般的な圧縮材の座屈耐力式から計算する。 

 

cr
ncr E

 
 

(2-30) 

 

局部座屈発生歪lbは，降伏歪yおよび径厚比 D/t を用いて，以下の実験式より算出される。 

1.39
0.390.0683nlb y

D

t
 


    

   
(2-31) 

( )
1

4

全体座屈後：h
ncr n lb

k n

D

L

   
 

 
  
 

1 ( )全体座屈前： n cr 

3 6
( )

12
4
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lb n

k nn

D

D L
t

    
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 
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 

h
c

n
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
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一方，Fig. 2.5.2 に示す座屈モデルはブレース中央部を対象としており，縁部歪は式(2-25)内の修

正係数cを用いて換算する。2-24) 

 
1 ( / 35)

1 4
(35 / 50)

15 3

2 (50 / )

c

D t

D
β D t

t

D t

ì <ïïïï æ öï ÷ç= - £ <÷í ç ÷çï è øïïï £ïî

 (2-32) 

 

 

(a) Global buckling 

  

(b) Local Buckling 

Fig. 2.5.2 Phenomenon logical model to estimate local plastic strain range 
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(3) 累積変形性能の評価と破断条件式の比較 

鋼素材の低サイクル疲労性能は，一定応力振幅下での繰返し載荷疲労試験の結果を踏まえ，応

力範囲 Δσ(または応力振幅)とサイクル数 Nfの関係により評価することが一般的に行われている。

この関係は Fig. 2.5.3(a)の S－N 線図と呼ばれ，ある一定応力以下では疲労限度が現れ，それ以上の

応力では式(2-33)の直線(両軸対数表示)で表されることが知られている。 

 
m
fC N    (2-33) 

 

塑性変形を伴う低サイクル疲労試験では，荷重制御で行うことが困難であるため，歪制御によ

って行われる。したがって，低サイクル疲労性能を評価するためには，前述の一定歪振幅下で行

われた低サイクル疲労試験から得られた S－N 線図の応力を歪に置き換え ε－N 線図とする必要が

ある。置き換えられた ε－N 線図は Fig. 2.5.3(b)である。また，歪制御による低サイクル疲労試験の

応力－歪関係は Fig. 2.5.3(c)である。一定歪振幅下において，全歪範囲をt，弾性歪範囲をe，塑

性歪範囲をpとした場合に Manson2-25)と Coffin2-26)の提唱により式(2-34)~式(2-36)が成り立つ。 

 
1

1

m

e fC N    (2-34) 

2

2

m

p fC N    (2-35) 

1 2

1 2

m m

t e p f fC N C N         (2-36) 

 

ここで，C1，C2，m1，m2 は材料により決定される係数である。本研究では，歪が数十%に達す

る局部座屈部の局部歪を対象に破断時期を評価するため，塑性歪振幅の破断に与える影響が支配

的となるため，近似的に式(2-37)が得られる。 

 

t p 
 

(2-37) 
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Fig. 2.5.3 Schematic image of metal fatigue fracture evaluation 
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また，Coffin- Manson 式は一定歪振幅における破断までの載荷回数を示す式であるが，地震動を

含め多くの載荷履歴は一定歪振幅と限らない。そこで塑性歪振幅の累積値である累積塑性歪 hp

と，歪履歴における累積歪振幅を一定歪振幅載荷に置き換えた際の歪振幅である平均塑性歪振幅

hp を導入して，Coffin- Manson 式を載荷履歴によらない疲労破壊条件式へ変換する。 hp は局部

歪振幅履歴をレインフロー法で処理し，各歪度の累計と総サイクル数の商から求める。 

平均塑性歪振幅 hp を一定歪振幅載荷時の式(2-35)の p と置き換える(式(2-38))。 

 
m

hp fC N    (2-38) 

 

一定歪振幅下で Nf サイクルの繰返し載荷を受けたと仮定すると，累積塑性歪 hp は平均塑性

歪振幅 hp を用いて，式(2-39)のように表すことができる。さらに，式(2-37)および式(2-38)により，

式(2-40)が成り立つ。 

 

2hp f hpN      (2-39) 
1 1

2
m

m m
hp hpC 


     (2-40) 

 

式(2-40)より，変動振幅下における破断に至る累積塑性歪と平均塑性歪振幅の関係を把握するこ

とができ，部材破断を評価する破断条件式となる。SS400 では C=35，m=-0.47 であり 2-27)，疲労破

壊条件式は式(2-41)となる。実際の評価値は hp - hp 空間上をランダムに移動する座標として取

扱い，同座標が式(2-41)に達した時に疲労破壊と判定する。本論では，この時点を部材破断時期(亀

裂発生時期)と定義する。 

 
1.13

3857hp hp 


    (2-41) 

 

以上より，応力-局部歪履歴から累積塑性歪Σ hpΔε と平均塑性歪振幅 hpΔε を算出し，鋼素材の疲

労破断条件式との比較より円形鋼管ブレース部材の破断時期を予測する。 
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2.5.2. 各種入力と評価値の比較 

Fig. 2.5.4 に各種載荷実験における亀裂発生までの局部歪の評価値を，Table 2.5.1 に破断評価時期

を示す。そのままの評価式は実験結果より早く全体座屈や局部座屈の発生を判定する。これは評

価式が時刻歴応答解析への組み込みを意図した安全側の処置として，経験した最大引張歪から等

価軸歪振幅nを評価するためである。Table 2.5.1 の亀裂発生時期の比較に示すように，局部座屈

の発生時期を実験結果に合わせた場合では，準静的繰返し載荷実験結果に対し =1/33rad-1cycle，

振動台実験結果に対し約 2.5 秒程度の誤差で亀裂発生時期を評価し，概ね実験結果と対応し，同評

価法は本検討範囲内において動的入力下かつ骨組配置されたブレースに適用可能であると考えら

れる。一方，同評価法が妥当であるとみなした静的入力の局部最大歪は約 32%，動的入力では

約 25%であった。 

 

 

(a) Quasi-static loading 

 

(b) Dynamic loading (Collapse test of the shake table testing series) 

Fig. 2.5.4 Time History of the local plastic strain (calculation value) 
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Table 2.5.1 Comparison of the Instant of the Brace Fracture to Test Result 

 

 

2.5.3. 各種入力と疲労損傷指標の推移 

次に評価法が検討範囲内において妥当とみなして，ブレース局部の累積変形性能値の推移を比

較分析する。Fig. 2.5.5 に局部歪評価値を用いた累積変形性能値と鋼素材の疲労破断条件式の比較

を示す。同図に示すように，静的入力では平均塑性歪振幅 hpΔε の増大が顕著となって破断判定と

なり，動的入力では累積塑性歪Σ hpε の増大が顕著となって破断判定となる。これは Fig. 2.5.4 (b)に

示すように，地震応答ではブレースが最大応答を経験して座屈を生じた後に，多数回にわたり小

振幅の応答を繰返し， hpΔε を評価するための歪度分布に対し，小振幅の占める割合が卓越するた

めである。なお，例えば局部座屈を生じて著しく塑性化が進展する倍率 150%の 1 回目入力のみを

評価した場合では，平均塑性歪振幅 hpΔε は 7%程度まで増大して破断判定となる。また，自由振動

を考慮しない静的な漸増繰返し入力では，振幅がある程度(本載荷履歴ではn=2.18%)まで増大す

るため， hpΔε は絶えず増大を続けて部材破断の判定となる。 

以上の結果は，地震応答を受けるブレースは一度座屈を生じると，極大地震でなくとも，余震

など小地震による弾性振動でも部材破断に至る可能性を示唆していると考えられる。 

 

 

Fig. 2.5.5 Cumulative – Average plastic strain range relationship (calculation) 
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2.6. 部材破断を考慮した時刻歴応答解析手法の適用性 

試験体と実験装置を再現する線材の平面骨組モデルを用いて部材破断を考慮した時刻歴応答解

析を実施し，亀裂発生時期や部材破断後の応答について振動台実験との対応を検証する。本節が

比較に用いるパラメータは①部材破断評価の設定，②ブレース部材の要素モデルである。 

 

2.6.1. 数値解析手法と比較するパラメータの概要 

ブレースの部材破断を考慮した時刻歴応答解析の概要を以下のとおりである。時刻歴応答解析

のフローチャートは Fig. 2.6.1 に示す。 

1) 部材要素は，幾何学的非線形性と材料非線形性を考慮する。 

2) 3 次元的な拡がりを持つ部材を一次元要素による線材と考える。 

3) 各要素の変形は，材軸要素の変形，2 軸方向の曲げ変形，St.Venent のねじれを含んだ材軸ま

わりの捩じれ変形を考慮する。 

4) 梁要素の断面形状は全て中空の円形鋼管とし，断面を周方向に 16 分割する。 

5) 部材の曲げに伴うせん断変形は無視できるものとする。 

6) 断面の反り変形は無視できるものとする。 

7) 断面の弾性，弾塑性状態にかかわらず，2 軸方向の曲げに関しては，断面は平面を保持する

と仮定する。 

8) 特記無き限り，各骨組部材は節点に直接剛接合されているとする。 

9) 質量マトリクスには集中質量系を用いる。集中質量系での質量行列は対角行列となる。 

10) 解析は，初めに過減衰状態で質量マトリクスと重力加速度の積による固定荷重を入力し，

次に固有値解析を行って減衰マトリクスを作成し，続いて地震波入力を行う。 

11) 構造減衰は初期剛性比例 Reyleigh 型とし，減衰比は弾性振動実験の結果より，1 次，2 次モ

ードで ξ = 4.6%とする。 

12) 数値積分法として Newmark法(=1/4)を用いる。 

13) 固有値を計算する方法として，ハウスホルダー法と二分法と逆反復法を組み合わせて行う。 

14) 非線形時刻歴応答解析における反復解法として Newton-Raphson 法を用いる。各ステップに

おいて，(内力+慣性力+減衰力)の 2 乗和に対する不釣り合い力(外力-(内力+慣性力+減衰力))

の 2 乗和の割合が所定の値以下に収束するまで収斂計算を行う。 
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15) ブレース部材は後述のトラス要素あるいは梁要素としてモデル化する。 

16) ブレース部材は部材全体の応力-歪履歴より，2.5.1 節に述べた手順でステップ毎に部材破断

(亀裂発生)を評価する。時刻歴応答解析では，安全側の処置として亀裂発生時点を全断面破

断と見なす。全断面破断は軸剛性を 10-4倍，負担荷重を零として模擬する。 

 

Table 2.6.1 に部材破断評価の設定を示す。本解析では局部座屈および亀裂発生時期について以下

の 3 種類を設定して亀裂発生時期や破断後応答の差異を分析する。 

 

Table 2.6.1 Property of member fracture evaluation compared in this study 

 

さらに，本章ではブレース部材に柴田・若林らが提案する座屈履歴側を復元力特性に組み込ん

だトラス要素モデルと，ブレースを 6 分割し初期不整を与えて座屈を模擬する梁要素モデルを用

意して比較する。ここでトラス要素モデルでは部材の座屈履歴のn -n関係，梁要素モデルではブ

レース部材全体の軸力と層間変形角より換算した応力歪履歴を用いて部材破断を評価する。 

入力地震動は下部治具上の加速度計測値を用いる。実際の倒壊実験では，入力毎に試験体状況

の確認等を行うため，各入力の間は時間差が存在するが，解析上では全ての加速度データを繋ぎ

合わせて連続的に入力する。ここで計測データの時間刻みは 0.001 秒であり，解析の時間刻み

も0.001秒とする。Fig. 2.6.2に入力履歴を示す。同図は固定荷重入力の時間を省略して示している。 

 

 

Fig. 2.6.2 Input acceleration measured on the extension table 

 

  

Property of member fracture evaluation
Case 1 Evaluation based on the original method
Case 2 Initial local buckling is assumed to occur at the same time as in the test (150%-1st)
Case 3 Member fracture is forced at the same time as in the test (150%-2nd)

-20

-10

0

10

20

time (s)100 % - 1st

In
pu

t A
cc

el
er

at
io

n 
(m

/s
2 )

100 % - 2nd 150 % - 1st 150 % - 2nd 150 % - 3rd



第 2 章 座屈後破断を伴う薄肉円形鋼管ブレース付鋼構造骨組の振動台実験 

87 

  

Data input 

Compute global matrix  
M，K 

Compute damping matrix 
C=a0M+a1K+Cd 

Eigenvalue analysis 

Next excitetion 
fex 

Line element ? 

efin，eKin 

Uppdate 
fin=efin+mssfin 

Kin=eKin+mssKin 

Converged 
 

Yes 
No 

Compute increment 
Newmark  

u=u+u 

Compute increment 
 

Compute member force 
 

Next step 

Iteration 

Fig. 2.6.1 Flow chart of Nonlinear response history analysis 

Compute Local plastic 

strain of CHS braces 

Compute damage indicator 

Ave.  

Cum.  

Determine member fracture 

based on fatigue curve. 

(Coffin – Manson rule) 



第 2 章 座屈後破断を伴う薄肉円形鋼管ブレース付鋼構造骨組の振動台実験 

88 

2.6.2. 解析モデル 

(a) ブレーストラス要素モデル 

ブレーストラス要素モデルは，ブレース部材にトラス要素を設定し，汎用プログラムなどで一

般に使われるモデル化手法を踏襲した従来型の平面骨組モデルである。 

Fig. 2.6.3 に解析モデルを示す。各部材は 1 次元要素の線材としてモデル化する。試験体骨組の

柱および梁は断面積 A と断面二次モーメント I が等価な円形中空断面を持つ梁要素とし，柱は応

力完全弾性，梁は弾塑性バイリニアモデルの復元力特性を設定する。ブレースは断面積 A が等価

なトラス要素とし，柴田・若林らが提案する座屈履歴側(柴田・若林モデル 2-28))の復元力特性を設

定する。ここで，試験体各部の耐力は，実験時の最大耐力を模擬する数値を設定する。解析モデ

ルは慣性質量装置に相当する部分(ロッキングカラムと加力治具)をモデル化し，有効質量を設定す

る。解析モデル各部の接合条件および境界条件は実態と適合させ，平面骨組の面外方向の変形と

回転は固定する。なお，同図に示すように下部治具を模擬する応力完全弾性の梁要素を設けて層

剛性を実験結果と適合させる。弾性時固有周期は有効質量により実験結果と適合させる。 

 

 

Fig. 2.6.3 2D frame model schematics (Brace is modeled by Truss element) 

 

振動台実験では，1 波目にあたる El Centro35kine の倍率 100%入力から試験体が全体座屈を経験

し，試験体の振動性状は非線形領域に移行するため，時刻歴応答解析を用いた解析モデルの妥当

性の検証は難しい。そこで，本検討では静的増分解析を用いて試験体の弾性時層剛性，層せん断

力の最大耐力，梁端曲げモーメント最大耐力を検討し，静的および動的入力の実験結果と比較し

て解析モデルの妥当性を検証する。ここで，静的増分解析は①弾性範囲の繰返し載荷，②弾塑性

範囲を含むブレース引張方向の単調載荷，③準静的繰返し載荷実験と同様の載荷履歴を用いた漸

増繰返し載荷，の 3 種類の入力を変位制御で行う。Fig. 2.6.4 に解析結果を示す。解析モデルの弾
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性時層剛性，層せん断力，梁端曲げモーメントは静的および動的入力の実験結果と対応しており，

解析モデルは薄肉鋼管ブレース試験体の基本的力学特性を再現すると判断する。 

 

 

(a) Story holizontal stiffness 

    

(b) Pushover curve  (c) Bending moment 

Fig. 2.6.4 Static analysis results of truss model 

  

-30

-20

-10

0

10

20

30

-3 -2 -1 0 1 2 3

S
to

ry
 S

he
ar

 F
or

ce
 Q

 (
kN

)

Story Drift (mm)

Simulation

Shake Table Testing

Quasi - static testing

0

10

20

30

40

50

60

70

80

0 0.01 0.02 0.03

0.007

S
to

ry
 S

he
ar

 F
or

ce
 Q

 (
kN

)

Story Drift Ratio (rad)

Max. Strength (testing)

Initial tensile yielding
(Brace)

-10

-5

0

5

10

-0.02 0 0.02

Simulation

Quasi - static testing

B
en

di
ng

 M
om

en
t (

kN
m

)

Story Drift Ratio (rad)



第 2 章 座屈後破断を伴う薄肉円形鋼管ブレース付鋼構造骨組の振動台実験 

90 

(b) ブレース梁要素モデル 

ブレーストラス要素モデルは，実際のブレースの接合部や座屈に伴うブレース自身の個材曲げ

振動の効果の再現を意図したモデルである。トラス要素と比べて，ブレースの接合部条件や要素

モデル上の復元力特性が破断判定時期や部材破断後の応答に与える影響を分析する。 

Fig. 2.6.5 に解析モデルを示す。ブレースは実験と同様の両端剛接合として梁要素を用い，復元

力特性に弾塑性バイリニアモデルを設定する。梁要素は質量を持った中間節点を設けて6等分し，

ブレース全長の 1/1000 の初期不整を骨組面内方向に与えて全体座屈を発生させ，座屈発生後はブ

レースに働く曲げの影響により座屈履歴を生じる。ここで，ブレースに用いる梁要素は柱梁骨組

と同じく周方向に 16 分割された円形中空断面を設定する。また，復元力特性では，降伏応力度に

材料試験の結果を採用し，歪硬化勾配は初期剛性の 10-2 倍を設定する。なお，ブレース以外のモ

デル化や耐力の設定はブレーストラス要素モデルと同一である。 

トラス要素に設定する座屈履歴側は，座屈によりブレースに働く曲げの効果を含んだ復元力特

性のため，モデル化の際に曲げの効果を重複させない目的で両端ピン接合のトラス要素が併用さ

れる。トラス要素と座屈履歴則を組み合わせたブレースのモデル化は，座屈履歴側が時刻歴応答

解析に組み込みやすい点，部材要素数を少なくできる点，最大耐力や座屈後耐力低下のアルゴリ

ズムを自由に設定できる点において，梁要素を用いたモデル化と比べて利便性が高い。 

 

 

 

Fig. 2.6.5 2D frame model schematics (Brace is modeled by fiber based beam column) 

 

6 分割した梁要素を用いるブレース部材モデルは，初期不整の設定により初期座屈耐力や座屈後

耐力の低下が変化する。そこで，準静的繰返し載荷実験と同様の載荷履歴を用いた漸増繰返しの

静的増分解析を実施し，実験結果との比較から解析モデルの妥当性を確認する。 
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Fig. 2.6.6 に解析結果を示す。同図(a)に示すように，ブレース等価軸応力度-等価軸歪関係は初期

座屈耐力や引張と圧縮耐力の低下等を含めて準静的試験の結果と良く対応する。また，同図(b)に

示すように，層せん断力-層間変形角関係も準静的試験の結果と良く対応する。以上より，ブレー

スに梁要素を用いる解析モデルは試験体の基本的力学特性を概ね再現すると判断する。 

 

 

 

    

  (a) Hysteresis loop of the brace        (b) Story shear force – story drift ratio relationships 

Fig. 2.6.6 Static analysis results of fiber based beam column model 
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2.6.3. 振動台実験との対応関係 

(a) 応答変位の対応 (ブレーストラス要素モデル) 

Fig. 2.6.7 に層間変形角の時刻歴を示す。円形鋼管ブレースの部材破断時期予測手法に準ずる

Case 1 では，実験結果に対し局部座屈発生の判定が早く，倍率 100%入力の 2 回目で破断判定とな

る。これは同手法が経験した最大引張歪からの等価軸歪振幅nを用いて全体座屈や局部座屈の発

生を評価するためである。局部座屈発生時期を実験と合わせた Case 2 では，実験におけるブレー

スの亀裂発生時期から約 9s 遅れた倍率 150%入力の 1 回目で破断が生じ，続く 2 回目，3 回目入力

では正方向に変位応答の増大が生じて振動軸が移動し，実験の動的層崩壊挙動の傾向と対応する。

なお，実験時の全断面破断時期を採用する Case 3 でも，変位応答の増大は生じるものの Case 2 と

差は殆どない。これはCase 2 では最大応答から振動が落ち着いた後に破断が判定されるためであ

る。骨組解析では破断面の衝突を考慮出来ないが，以上よりその影響は軽微だったと考えられる。 

 

 

Fig. 2.6.7 Time history of story drift ratio (Truss model) 

 

(b) 応答加速度の対応 (ブレーストラス要素モデル) 

Fig. 2.6.8に水平応答加速度の時刻歴を示す。部材破断までの解析値と実験結果は概ね対応する。

また，同図に示すように，部材破断時にパルス的に大きな応答加速度が発生し，ブレース破断判

定と同時に部材剛性と負担荷重を解放する手法で，時刻歴応答解析は実験結果と同様の応答特性

を模擬できている。 

実験時に計測できなかった鉛直応答加速度について解析結果を用いて補完する。Fig. 2.6.9 に鉛

直応答加速度の時刻歴を示す。ブレース破断後は鉛直応答加速度が増大するものの，最大応答値

は重力加速度(9.8m/s2)の約 10%程度(1.0m/s2)であり，後述の P効果に対する鉛直応答加速度の影響

は小さかったと推察される。  
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Fig. 2.6.8 Time history of horizontal response acceleration (Truss model) 

 

 

Fig. 2.6.9 Time history of vertical response acceleration (Truss model) 

 

(c) 動的層崩壊挙動に対する P効果と梁端部破断非考慮の影響 (ブレーストラス要素モデル) 

実験時に捉えられなかった層せん断力に対する P効果の影響と，解析上考慮しなかった梁端破

断の影響を分析する。P効果に相当する抵抗力Qpdを差し引いた水平抵抗力Qrは下式で求める2-29)。 

( ){ }cos cos tanr pdQ Q φ Q Q φ m g Z φ= - = - +   (2-42) 

ここに，Q：層せん断力，m：慣性質量，有効質量，g：重力加速度， Z ：鉛直応答加速度 

Fig. 2.6.10 に荷重-変形関係を全応答時間を合わせて示す。同図の荷重値は，層せん断力 Q の実

験値と解析値，水平抵抗力 Qrの解析値を重ねて示している。同図(a)に示すように，全入力が終了

した倍率 150%の 3 回目入力において，水平抵抗力Qrは 20kN 程度，P効果による荷重低下は 10kN

程度である。試験体はブレース破断に伴い，振動軸が移動する等の層崩壊挙動が確認されたもの

の，水平抵抗力は柱梁骨組の最大耐力程度が維持され，試験体が完全崩壊する程の P効果は働い

ていなかったと推定される。これは，式(2-42)に示すように，P効果は慣性質量に比例しており，

重錘質量が小さかったためと考えられる。一方，梁端破断を考慮しない解析は，Fig. 2.6.10 に示す
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ように，ブレース破断後の応答において，負側抵抗力の点で実験結果と乖離が生じている。これ

は，実験では応答増大により，梁左端が曲げ変形を受けて耐力低下と亀裂を生じたためである。

なお，Fig. 2.6.7 や Fig. 2.6.10 に示すように，解析は実験結果の変位応答の増大や最大応答を捉えら

れており，これは，本実験で梁端が全断面破断を生じなかったためと考えられる。 

 

 

(a) P effect to frame collapse (simulation) 

 

 
(b) Beam fracture effect to collapse 

Fig. 2.6.10 Story shear force – story drift ratio relationships  

 

以上の検討より，部材破断を考慮した時刻歴応答解析は，局部座屈発生の評価条件により，実

験値に対してブレース破断の判定が早くなる傾向を示すものの，安全側の評価が可能であり，破

断時に部材剛性と負担荷重を解放する手法で部材破断を伴う地震応答を概ね模擬できることが確

認できた。  
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2.6.4. ブレース接合部条件や復元力特性の影響 

(a) 亀裂発生時期とブレースの累積変形性能 

Table 2.6.2 にブレースの局部座屈と亀裂発生時期の比較を示す。ブレースに梁要素を用いたモデ

ルにおいても，円形鋼管ブレースの部材破断時期予測法をそのまま適用する場合は，局部座屈お

よび亀裂発生時期が実験結果より早く評価される。一方，座屈時期を実験結果と合わせた解析で

は，トラス要素を用いた解析結果より亀裂発生時期は実験結果に近似し，評価精度は向上する。 

 

Table 2.6.2 Comparison of damage conditions of the brace 

 

 

Fig. 2.6.11 にブレースの累積変形性能評価の比較を示す。同図は実験結果，ブレーストラス要素

モデルおよび梁要素モデルの等価軸応力度-等価軸歪関係に部材破断時期予測手法による局部歪の

評価法を適用して累積変形性能を算出し，いずれも座屈時期を考慮している。同図に示すように，

実験の評価と比べて，解析結果は倍率 150%入力時における平均塑性歪振幅 hpΔε の推移がやや大き

いものの，亀裂発生時期は実験の評価より遅い。これは，解析結果の最大応答や最大応答後の小

振幅振動が影響していると考えられる。一方，梁要素とトラス要素による差異は小さい。 

 

                         

Fig. 2.6.11 Cumulative – Average plastic strain range relationship (calculation) 
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(b) ブレースの等価軸応力度-等価軸歪関係 

Fig. 2.6.12 に代表的なブレース等価軸応力度-等価軸歪関係を示す。同図(a)に示すように，倍

率 100%入力では，実験結果に対して，梁要素モデルはトラス要素モデルより最大応答が大きいも

のの，同図(b)に示すように，亀裂を生じる倍率 150%入力の 1 回目では，耐力低下や最大応答にお

いて，梁要素の履歴はトラス要素の履歴よりも実験結果との対応がよい。 

    
                            (a) 100%                                       (b) 150%-1st (Initial tearing) 

Fig. 2.6.12 Normalized axial force – deformation relationships of the brace 

(c) ブレース破断後の応答 (ブレース梁要素モデル) 

Fig. 2.6.13 に応答層間変形角の時刻歴波形を示す。ブレースに梁要素を用いるモデルは，円形鋼

管ブレースの部材破断時期予測手法に準ずるCase 1 では，試験体架構の最大応答時に破断が判定

されるため，破断直後に振動軸が正方向に移動する。座屈時期を考慮する Case 2 や実験における

全断面破断時期を採用する Case 3 においては，実験結果と同様の応答増大の傾向を示すものの，

ブレースにトラス要素を用いる解析結果(Fig. 2.6.7)との差異は小さい。 

 

 

Fig. 2.6.13 Time history of story drift ratio (Fiber based beam column model) 
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(b) ブレース個材の振動 (ブレース梁要素モデル) 

Fig. 2.6.14 にブレース個材振動の時刻歴を示す。同図はブレース芯線に対するブレース中央節点

の距離を示し，正方向がブレース圧縮側である。同図に示すように，ブレース中央節点は，全体

座屈後の地震応答により個材振動し，倍率 150%の 1 回目入力では，ブレース材長の 1/25 程度まで

圧縮変形が進行している。ただし，ブレースは激しく個材振動しているものの，ブレース質量(2kg)

は実験時の慣性質量(3.6×103kg)と比較して十分小さく，また，Fig. 2.6.13 の応答層間変形角の時刻

歴に示すように，ブレーストラス要素モデルとの差異は殆ど確認されなかったため，ブレースの

個材振動が試験体架構全体の振動モードに与える動的効果は微小であったと推定される。ただし，

梁要素は常時の断面保持を仮定した要素種であり，著しい断面変形を伴う局部座屈は考慮出来な

い点に留意が必要である。 

 

 

 

 
Fig. 2.6.14 Time history of deflection of the center node of the brace 
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2.7. 2章のまとめ 

本章では慣性質量装置を用いた実験システムを構築して，実大の 1/5 サイズで 1 スパンの円形鋼

管ブレース付鋼構造骨組を対象に各種載荷実験を実施し，ブレースが破断して架構が層崩壊に至

る動的崩壊性状を検証し，さらに本論が用いる円形鋼管ブレースの部材破断時期評価手法や部材

破断を考慮した数値解析の適用性を検証した。本章で得られた主要な知見を以下に示す。 

 

1) 振動倒壊実験において，ブレースを片流れ配置した 1 スパンの鋼構造骨組では，ブレース

の亀裂発生と全断面破断の発生時期に差がある。変位応答の増大や，振動軸の移動(架構が

片方向に倒れ込む挙動)は全断面破断後に顕著となる。また，ブレース部材が全断面した後

の入力で層間変形角が 1/6rad まで一方向に増大すると，骨組は曲げ変形を受けて梁端部の

下フランジが引張破断する場合がある。 

 

2) 実験結果のブレース等価軸応力度-等価軸歪を用いる場合において，既往の円形鋼管ブレー

スの部材破断時期評価手法は，全体座屈や局部座屈発生を実験値より早く評価する傾向を

示すが，局部座屈発生の時期を実験に適合させると静的入力に対し1/33rad-1cycle，動的

入力に対し約 2.5s 程度の精度で亀裂発生時期を予測でき，同手法は骨組配置されたブレー

スにおいて動的なランダム入力下でも適用できる。 

 

3) 鋼素材の疲労損傷則を用いてブレース部材の座屈後破断を論じる場合，静的な漸増繰返し

入力では，ブレースは振幅の漸増繰返しにより平均塑性歪振幅 hpΔε の増大が顕著となって

破断に至り，地震動入力では，ブレースは最大応答を受け座屈を生じた後の小振幅応答に

より累積塑性歪Σ hpε の増大が顕著となって破断に至る傾向が確認された。同結果は地震応答

を受けるブレース部材は一度座屈を生じると余震による弾性振動でも部材破断を生じる可

能性を示す。 

 

4) ブレースの部材破断時期の評価手法を組み込んだ時刻歴応答解析は，局部座屈発生時期の

評価条件により，破断時期を実験結果より早期に判定するものの，構造物の耐震性能余裕

度を安全側に評価している。破断判定と同時に部材剛性と負担荷重を解放する手法では，
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破断時にパルス的な応答加速度が発生し，層間変形角の振動軸は片側に偏り，解析は実験

結果と同様の地震応答を模擬できる。ブレースの接合部条件を考慮したモデル化により実

験結果に対する破断判定の精度は向上する傾向を示したが，ブレース部材が破断した後の

架構全体の地震応答に対する影響は殆どない。実験ではブレース破断面同士が衝突する現

象が確認されたが，同現象を模擬しない本解析結果より，それらが崩壊挙動に与える影響

は軽微だったと考えられる。 
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3.1. 序 

第 2 章の振動台実験より，ブレース部材が座屈後に破断して架構が倒壊に至る動的崩壊性状が

定性的に把握でき，既往の部材破断時期予測手法が骨組配置かつ動的入力下でも適用可能である

ことや，平面骨組モデルを用いた数値解析手法が実験に対して安全側の評価となることが示され

た。そこで第 3 章では，より広範なモデルパラメータの検討を行い，その分析に基づいてブレー

ス部材の破断に伴うブレース付鋼構造骨組の構造特性係数の安全余裕率を検証する。ブレース付

鋼構造骨組の終局耐震性能に関わると考えられる部材破断までの累積変形性能は，単体部材の検

討が多く，動的入力を含め柱梁骨組に配置された状態での比較検討は解析・実験ともに未だ少な

い。第 2 章の結果からも分かるように，特に骨組に偏心して剛または半剛接合されるブレースは

端部も局部座屈する場合があり，柱梁骨組から受ける付加曲げを考慮して，ブレース部材の累積

変形性能と破壊モードを検証する必要がある。以上の知見が少ないため，強度型架構の耐震性能

指標である構造特性係数 Dsは，ブレース部材の破断に対する安全余裕率の検証が殆ど行われてこ

なかったと考えられる。 

具体的には，はじめに第 2 章の試験体を基準とする有限要素法解析のパラメトリックスタディ

(静的入力)を行い，架構から骨組面内方向の付加曲げを受けるブレース部材の累積変形性能と破壊

性状を整理し，骨組配置された円形鋼管ブレースについて部材破断時期評価手法の広範な適用範

囲の検証を行う。次に局部座屈を生じにくいブレース単体部材の累積変形性能について鋼構造骨

組と単体部材を用いた準静的な性能確認実験を行い，さらに径厚比が架構全体の動的な累積変形

性能に与える影響を振動台実験より比較する。最後にこれまでの知見に基づいて，円形鋼管ブレ

ースの部材破断を考慮した構造特性係数 Dsの略算法を提案し，さらに一般的な重層ブレース付鋼

構造骨組から抽出した平面層骨組を対象に，現基準法制定時の設計用地震入力に対する余裕率を

試算してブレース断面性能や異なる地震荷重との関係を分析する。 
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3.2. 径厚比約42のC742試験体の数値解析検証 

本節は基準となる C742 試験体(径厚比約 42)を対象に，第 2 章の実験結果の詳細な検証を行う。

解析プログラムは ABAQUS3-1)を用いる。なお，本節は，次節の広範なモデルパラメータの検討に

先立つ，モデル作成のキャリブレーションを兼ねている。 

3.2.1. 解析概要 

(a) 解析モデルの概要とキャリブレーション 

Fig. 3.2.1 に解析モデルを示す。解析モデルは試験体，加力治具②および柱脚部ピン治具の一部

をモデル化する。試験体および加力治具は実寸と設計寸法に差が殆ど無い点を考慮して，設計寸

法でモデル化し，ピン治具と接続する B.PL は一部省略する。加力治具②は試験体梁ウェブ板と接

触する面のみをモデル化する。ピン治具はピン接合を再現する程度に省略する。境界条件は実験

と同様である。ブレースは座屈現象を再現するため，材軸に対して最大振幅が材長の 1/1000 とな

る正弦波半波の元たわみ(初期不正)を与える。載荷入力や計測方法は C742 の準静的載荷実験に準

ずる。ただし，柱のせん断力は Fig. 3.2.1 に示す抽出要素の柱軸方向の平均歪を用いる。 

 

 

Fig. 3.2.1 Model schematic (Specimen C742) 

 

Table 3.2.1 に要素種類とメッシュの詳細を示す。試験体の主要部分(柱，梁，ブレース)は複層の 4

節点シェル要素でモデル化し，実験で著しい塑性化が観察された部分はメッシュ分割を細かくす

Fine mesh
190mm

Fine mesh
140mm

LB=1220mm

1360mm

Fine mesh
190mm

Control point
(0,1,1,1,0,1)

(ux, uy, uz, θx, θy, θz)

Boundary Condition

Fix:1，Free:0

Pin-roller point
(1,1,0,1,0,1)

x

z
y

720mm

□-100×100×3.2
(Shell element)

PL-9×120×120
(Shell element)

H-130×40×2.3×2.3
(Shell element)

St.PL-3
(Shell element)

ϕ50.8×1.2
(Shell element)

Loading direction

G.PL-6
(Shell element)

Elements for
Column shear forces

mesurement

ε
bl1

Fine mesh
80mm

Fine mesh
80mm
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(0,1,1,1,0,1)

Bolt Connection
Reaction Force point

Pin-roller point
(1,1,0,1,0,1)

Pin support
(Rigid beam element)

ε
bl2

ε
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ε
br2Bolt Connection

Reaction Force point

Elements for
Column shear forces

mesurement

Pin support
(Rigid beam element)



第 3 章 径厚比の異なる円形鋼管ブレース付鋼構造骨組の累積変形性能と構造特性係数 

106 

る。細要素の境界部や，ブレース接合部 G.PL など一部は複層の 3 節点シェル要素とする。ただし，

解析精度を考慮して，梁の細要素の境界部は 2 等辺三角形で規則正しく分割し，G.PL はブレース

部の挙動に影響しない程度に粗く分割している。梁，柱，ブレースの材料特性は，解析プログラ

ムの標準設定に従い，第 2 章に示す材料試験結果を取り込んだ複合硬化則の弾塑性とし，その他

は一般的な鋼材特性(ヤング率 E = 205000 N/mm2，ポアソン比 ν = 0.3)に基づく完全弾性とする。 

 

Table 3.2.1 Element specification 

(a) Element types 

 

(b) Mesh sizes 

 

 

Fig. 3.2.2 の剛体部詳細図を示す。ピン治具，柱脚部 B.PL は剛体要素でモデル化する。梁端部は

実験時の溶接と破壊の状況を考慮し，一部のウェブとフランジを剛体要素でモデル化する。実験

時の溶接状況やブレース座屈耐力より，C742 と同程度規模のブレース接合部は固定度が高いこと

が判明しており，ブレース端部の溶接ビード相当部分は剛体要素でモデル化する。 

Element Type Material Thickness (mm)

Girder
4 node shell element (S4R)
 3 node shell element (S3R)

Elasto-Plastic 2.3

Column S4R Elasto-Plastic 3.2
Brace (φ 50.8×1.2) S4R Elasto-Plastic 1.2

Diaphragm S4R Elastic 9
Stiffener S4R Elastic 3.2

G.PL S4R, S3R Elastic 6
Girder end Rigid shell element (R3D3，R3D4)

B.PL R3D4
End Connection ② R3D4

Girder hole Rigid 3D beam element (RB3D2)
G.PL end RB3D2

Pin jig RB3D2

Mesh
Type

Short side
B 1 (mm)

Long side
B 2 (mm)

Division
numbers of B 1

Division
numbers of B 2

Mesh size
(mm)

Size
Ratio

Note

Rough 860 4 86 10×10 1 -
Fine 190 8 38 5×5 1 -

Rough 860 13 86 10×10 1 -
Fine 190 26 38 5×5 1 -

Rough 1 347.2 35 10×9.9 1.01 Center
Rough 2 100 10 10×10 1 End

Beam-Column
Connection (4 planes)

Rough
100

(width)
130 10 13 10×10 1 -

Diaphragm Rough 120 120 12 12 10×10 1 -
Stiffener Rough 20 130 2 13 10×10 1 -

Rough 1 800 40 4.99×20 0.25 -
Rough 2 60 3 4.99×20 0.25 End
Fine 1 140 28 4.99×5 0.99 Center
Fine 2 80 16 4.99×5 0.99 End

10

Brace
(φ 50.8×1.2)

159.6
(circle)

32

Girder
Flange

40
(width)

Girder
Web

130
(depth)

Column
(4 palnes)

100
(width)



第 3 章 径厚比の異なる円形鋼管ブレース付鋼構造骨組の累積変形性能と構造特性係数 

107 

 

Fig. 3.2.2 Rigid element details 

 

Fig. 3.2.3 に接触部詳細図を示す。加力治具②と梁材ウェブ板間は接触を定義し，ウェブ板の面

外変形を拘束する。接触定義区間は加力治具②の全面と治具に接触する梁材ウェブ板であり，接

触面法線方向の貫通を拘束し，接触面同士の摩擦は考慮しない。また，非線形接触はペナルティ

法を用い，同法における諸係数は解析プログラムのデフォルト値を採用する。なお，加力治具②

と梁材ウェブ板は貫通量 0 で接触している状態を初期条件とする。 

 

 

Fig. 3.2.3 Contact property details 

 

Fig. 3.2.4 に主な荷重変形関係を示すように，解析値は実験値と概ね対応する。また，Fig. 3.2.5
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Rigid beam

GirderEnd connection ②
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(All mesh composed of rigid shell)
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の詳細図に示すように，解析モデルは実験と同様な局部座屈性状を再現する。 

  

          (a) Story shear force – story drift ratio relationships        (b) Normalized axial force – deformation relationships 

Fig. 3.2.4 Loading - deformation relationships 

 

                        (a) Brace end                                     (b) Girder end (ex. left side) 

Fig. 3.2.5 Damage situation (corresponding with the quasi-static test result) 

 

(b) ブレース局部座屈部における抽出要素と主歪の定義 

 抽出要素の歪値データの主歪方向と主歪面を定義して，変形が複雑化する局部座屈部を検証す

る。Fig. 3.2.6 に各々の定義を示す。円形鋼管ブレースでは，局部座屈後に局部歪が母材中央から

縁部に推移する知見 3-2)が得られており，特に Edge，Center と名付けた抽出要素を定義する。 

    

      (a) Definition of “Direction”             (b) Forcused element                     (c) Definittion of “Side” 

Fig. 3.2.6 Strain definition 
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局部座屈が進展すると，局部座屈部の変形は複雑化するため，式(3-1)で算出される三軸相当歪 3-3)

の指標を用いて主歪方向を決定する。 

2 2 2 22
( 2 )

3eq z r θ zre e e e e= + + +  (3-1) 

ここに，eeq：三軸相当歪，ez：軸方向歪，er：径方向歪，e：周方向歪，ezr：軸径方向せん断歪， 

Fig. 3.2.7 に三軸相当歪による局部歪の比較を示す。局部歪は軸方向歪成分が三軸相当歪を包括

しており，変形が複雑化する局部座屈部においても主歪の方向は概ね軸方向歪と判断する。 

 

 

Fig. 3.2.7 Comparison of local strain history in Edge 

 

Fig. 3.2.8 に軸方向歪の内側と外側の比較を示す。同図に示すように，局部歪は中央部で等価軸

歪の 10~20 倍，縁部で 30~40 倍程度ある。また，歪は局部座屈の進展に従い縁部に集中し，中央

部は引張側に偏る傾向が示され，既往の知見と対応する。同図より主歪面は外側と判断する。 

 

 

Fig. 3.2.8 Comparison of local axial strain 
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3.2.2. 軸方向歪の周方向分布の推移 

変形が複雑化するブレース中央の局部座屈部について分析する。Fig. 3.2.9 に軸方向歪の周方向

分布を示す。同図(a)に示すように，実験と同様に骨組の面外方向にブレースが座屈たわみを生じ

る場合では，縁部歪は片側に偏る傾向を示す。これは本試験体のブレースが柱梁骨組に対して剛

接合されており，ブレースに対する骨組の面内方向の強制曲げと，ブレース面外座屈が連成する

ためである。同図(b)に示すように，ブレースが面内方向に座屈たわみを生じる場合は，既往研究

の知見 3-2)と同じく，縁部歪は中央部から対称的に集中する。同図(a)より，骨組の面内曲げと面外

座屈が連成する場合は片側縁部への損傷集中が推測され，同図(a)の亀裂発生時のブレース中央局

部座屈部の写真に示すように，面外座屈を生じた実験時も片側縁部から亀裂進展する様子が確認

されている。同図(a)に示すように，骨組の面内曲げとブレースの面外曲げが連成する場合は，載

荷履歴にしたがって層間変形角が進展しても中央部歪があまり増大しない傾向を示す。その一方

で，中央部に対する縁部の歪集中は，面外方向に座屈する場合で 5~6 倍，面内方向に座屈する場

合で 1.5~2 倍であるものの，縁部歪の最大値は座屈たわみの発生方向によらず概ね同等である。 

 

 

(a) Out-of-plane buckling (same as the test) 

 

(b) In-plane buckling 

Fig 3.2.9 Axial strain distribution 
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3.2.3. 部材破断時期評価に与えるブレース座屈方向の影響 

ブレース部材破断時期について，実験結果，既往手法の評価時期，解析データによる破断評価

時期(以降，解析評価値)を比較する。ここで，解析データによる破断評価時期は，縁部抽出要素単

体の応力-主歪履歴から累積塑性歪Σ hpΔε と平均塑性歪振幅 hpΔε を算出して評価する。平均塑性歪

振幅 hpΔε はレインフロー法にて求める。Table 3.2.2 に亀裂発生評価時期の比較を示す。解析評価値

はブレース座屈発生方向により差異がみられるが，実験結果より 2~3cycle 早く破断評価となり，

実験結果に対して安全側の評価結果となった。これは Coffin-Manson 則を利用した低サイクル疲労

破壊評価が，本論の範囲で FEM の局部歪に対しても適用可能であることを示している。 

 

Table 3.2.2 Comparison of the instant of the brace crack to test result 

 

 

次に縁部抽出要素の応力-歪関係を用いて歪振幅拡大係数評価値を比較する。ここで，歪振幅拡

大係数の解析値は等価軸歪振幅と縁部抽出要素の主歪の比として算出する。Fig. 3.2.10 に歪振幅拡

大係数の履歴を示す。ブレースが面外座屈する場合は，解析値が評価値をやや上回るものの，概

ね解析値と評価値は対応し座屈方向が歪振幅拡大係数に与える影響は小さい。 

 

 

            (a) Out-of-plane buckling (same as the test)                             (b) In-plane buckling 

Fig. 3.2.10 Strain Amplification factor history 
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3.3. ブレース断面諸元に着目した広範な数値解析検証 

前節の結果から，有限要素法モデルを用いた補完解析は妥当であり，各種の検証に適用可能で

あることが示された。次に本節は，ブレース断面に着目した広範なパラメトリックスタディを行

い，架構に配置され，骨組面内方向の付加曲げを受けるブレース部材の破壊性状，累積変形性能，

部材破断時期評価手法の精度検証を行う。 

3.3.1. モデルパラメータの概要 

Table 3.3.1 に解析モデルのブレース部材断面諸元を示す。解析モデル名称は Fig. 3.3.1 の規則に

従って命名する。パラメトリックスタディは，C742 を基準に，材料特性は同一として，ブレース

部材の径厚比と細長比を変化させて解析モデルを構築する。また，細長比を約 70 一定とし，径厚

比 13~85 とするモデル群と，断面積を約 180mm2一定とし，径厚比 12~91，細長比 46~140 とする

モデル群の 2 種を設定する。細長比一定モデルは既往部材実験 3-4)を踏襲した従来型のパラメータ

設定であり，架構の有無による部材の累積変形性能の傾向を調査する。断面積一定モデルは径厚

比に比例して保有水平耐力計算の部材ランク 3-5)が向上するパラメータ設定であり，部材の累積変

形性能と部材ランクの関係を議論する。 

 

Table 3.3.1 Model parameter specification 

 

 

 

Fig. 3.3.1 Model name rule 

CHS Diameter thickness ratio Slenderness ratio Section area Brace rank
Section (D ×t ) D/t λ A (mm2) (F y = y )

C785 ϕ50.8×0.6 85 95
C764 ϕ50.8×0.8 64 126
C751 ϕ50.8×1.0 51 156
C742 ϕ50.8×1.2 42 187
C732 ϕ50.8×1.6 32 247
C722 ϕ50.8×2.3 22 350
C713 ϕ50.8×4.0 13 588
C591 ϕ73.0×0.8 91 46 BA
C661 ϕ60.5×1.0 61 57 BA
C742 ϕ50.8×1.2 42 70 BB
C924 ϕ38.1×1.6 24 94 BB

C1412 ϕ27.2×2.3 12 140 BC

Constant
slenderness ratio

series
70 BB

Constant
section area

series
180

Model Series

C742

Diameter thickness ratio: 12, 13, 22, 24, 32, 42, 51, 61, 64, 85, 91
Slenderness ratio: 5, 6, 7, 9, 14
Section shape: Circular
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解析モデルにおいては，ブレース部材の母材中央部またはG.PL 接合部端部に局部座屈が発生す

ると想定してメッシュ分割の粗さを決定する。Fig. 3.3.2 にブレース部の詳細図を示す。解析結果

の精度を考慮して，ブレース部材の局部座屈が想定される領域 A，C の要素分割は，軸方向の要

素長さを各ブレースの局部座屈半波長(式(3-2))で除した値が C742 と等しくなる要素サイズを決定

し，周方向の要素長さは長辺比が 1:1(正方形)となるように分割する。メッシュ分割の詳細は

Table 3.3.2 に示す。その他の解析モデルの構築はC742 に準じ，元たわみは骨組面外方向に与える。 

6p

Dt
l   (3-2) 

パラメトリックスタディでは，ブレース中央部と端部の部材破断(亀裂発生)を評価する。部材破

断は，局部座屈部で塑性ひずみが最も集中している抽出要素メッシュの平均塑性歪振幅hpと累積

塑性歪hp をレインフロー法により算出し，Manson-Coffin の式から求められる鋼素材(SS400)の

疲労破断条件式hp = 3857hp
-1.13と比較して判定する。この手法の妥当性は 3.2.3 節に示してお

り，実験結果に対して安全側の評価を与えることを確認している。なお，本検討においても三軸

相当歪を用いた比較を行い，主歪方向は軸方向，主歪面は外側であることを確認しており，部材

破断の評価は抽出要素外側の軸方向歪を用いる。 

載荷方法や数値算出方法は準静的載荷実験および前節と同様である。以降の結果は，載荷履歴

の層間変形角= 1/500，1/250，1/100，1/50，1/33 rad)に対応する，ブレースの無次元化軸変形量

n (= 0.07，0.14，0.36，0.72，1.09 %)で示している。 

ブレース部材の累積変形性能は，無次元化軸変形量の累積値 Σε，あるいは軸方向の無次元化塑

性エネルギー吸収量の台形積分値(式(3-3))を指標とする 

   1 1 / 2ni ni ni ni
w

y

   



  

 　  (3-3) 

ここに σは無次元化荷重，σyは無次元化降伏荷重，εは無次元化変形量(%)，i はサンプリング番号

である。 
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Fig. 3.3.2 Modeling detail of the brace (ex. C742) 

 

Table 3.3.2 Mesh detail of the brace 

(a) Fine mesh size (area A, C) 

 
(b) Axial mesh length 

 

  

D C B A B C D

C785 50.8 0.6 46 3.47 3.50 7.08 0.49
C764 50.8 0.8 38 4.20 4.12 8.17 0.50
C751 50.8 1 34 4.69 4.67 9.14 0.51
C742 50.8 1.2 32 4.98 5.00 10.01 0.50
C732 50.8 1.6 28 5.70 5.83 11.56 0.50
C722 50.8 2.3 22 7.25 7.00 13.86 0.51
C713 50.8 4 18 8.86 8.75 18.27 0.48
C591 73 0.8 46 4.98 5.00 9.80 0.51
C661 60.5 1 38 5.00 5.00 9.97 0.50
C742 50.8 1.2 32 4.98 5.00 10.01 0.50
C924 38.1 1.6 24 4.98 5.00 10.01 0.50

C1412 27.2 2.3 18 4.74 5.00 10.14 0.49

Model series
Circumferential
elemnt length

l div (mm)

Axial
element length

l axi (mm)

Plastic buckling
half wavelength

l p (mm)
l axi /l p

Constant
slenderness ratio

series

Constant
section area

series

Diameter
D (mm)

Thickness
t (mm)

Division
numbers of

Circumferential

C785 140 40 3.50 400 20 20.00 80 23 3.48 60 3 20.00
C764 140 34 4.12 400 20 20.00 80 19 4.21 60 3 20.00
C751 140 30 4.67 400 20 20.00 80 18 4.44 60 3 20.00
C742 140 28 5.00 400 20 20.00 80 16 5.00 60 3 20.00
C732 140 24 5.83 400 20 20.00 80 14 5.71 60 3 20.00
C722 140 20 7.00 400 20 20.00 80 12 6.67 60 3 20.00
C713 140 16 8.75 400 20 20.00 80 9 8.89 60 3 20.00
C591 140 28 5.00 380 20 19.00 80 16 5.00 60 3 20.00
C661 140 28 5.00 390 20 19.50 80 16 5.00 60 3 20.00
C742 140 28 5.00 400 20 20.00 80 16 5.00 60 3 20.00
C924 140 28 5.00 400 20 20.00 80 16 5.00 60 3 20.00

C1412 140 28 5.00 400 20 20.00 80 16 5.00 70 3 23.33

Division
numbers

Element
(mm)

Constant
slenderness ratio

series

Constant
section area

series

Model series Division
numbers

Element
(mm)

C
(mm)

Division
numbers

Element
(mm)

D
(mm)

Area A Area B Area C Area D

A
(mm)

Division
numbers

Element
(mm)

B
(mm)
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3.3.2. 破壊性状と累積変形性能 

Fig. 3.3.3 にブレース断面形状と FEM 解析上の座屈性状の比較を，Table 3.3.3 にブレースの損傷

進展状況などを示す。Fig. 3.3.3 には異なる境界条件での既往の単体部材実験 3-2), 3-4), 3-6)も併記してい

る。また，Fig. 3.3.4 に代表的なブレースの損傷状況を示す。架構内に配置された径厚比 D/t ≧ 約 20

の円形鋼管ブレースは，C742 の実験結果と同様に，端部にも局部座屈を生じる(Figure 3.3.4 (b))。

同様の D/t 範囲の単体部材実験 3-4), 3-6)では端部に局部座屈を生じておらず，これが架構による骨組

面内方向の付加曲げの有無による差異と考えられる。特に D/t ≧ 約 60 では，Figure 3.3.4 (a)と

Table 3.3.3 に示すように，全体座屈後に端部のみに局部座屈を生じて塑性歪が集中し，破断が判定

された。一方，D/t ≦ 約 20 では，母材中央や端部に応力集中が確認されるものの，局部座屈は確

認されなかった(Figure 3.3.4 (c))。以上より架構に偏心かつ剛接合された円形鋼管ブレース部材の破

壊性状は径厚比に応じて，端部のみに局部座屈を生じて破壊するⅠ型(D/t ≧約 60)，端部と中央部

に局部座屈を生じて中央部が先行破壊するⅡ型(約 20 ≦ D/t ≦ 約 60)，層間変形角 =1/33 rad 以

下では局部座屈を生じないⅢ型(D/t ≦ 約 20)に分類される。 
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Fig. 3.3.3 Fracture type of braces corresponding with section properties 

 

Table 3.3.3 Detail results 
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Diameter thickness ratio D/t

Ⅰ

Ⅱ

Ⅲ

Edge local buckling dominant

Non local buckling

Constant section area series

C742

Center local buckling dominant

Constant slenderness ratio series

Ref. 3-2), 3-4), 3-6)
(Connection type: Pin, G.PL, Rigid)

C785C764C751

C732

C722C713

C591
C661

C924

C1412

Global buckling
Local buckling

(center)
Local buckling

(edge)
ε n (%) ε n (%) ε n (%) ε n (%) cycle ε n (%) w (%)

C785 0.14 0.36 2 3.82 0.99
C764 0.14 0.72 2 11.76 3.69
C751 0.14 0.36 0.36 1.09 1 11.76 3.47
C742 0.14 0.36 0.36 1.09 2 16.13 4.48
C732 0.14 0.72 0.72 1.09 3 20.49 5.74
C722 0.14 0.72 1.09 4 24.86 6.79
C713 0.14 1.09 13 88.17 14.81 Ⅲ

C591 0.14 0.72 1 7.06 2.04 Ⅰ

C661 0.14 0.36 0.36 0.72 2 8.51 2.46
C742 0.14 0.36 0.36 1.09 2 16.13 4.48
C924 0.14 0.36 1.09 1.09 3 20.49 3.65

C1412 0.14 1.09 19 90.35 16.26 Ⅲ

Constant
section area

series
Ⅱ

Model Series
Initial tearing
(evaluation)

Cumulative
deformation

Fracture
type

Constant
slenderness ratio

series

Ⅰ

Ⅱ
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(a) Type Ⅰ (Edge local buckling dominant, ex. C785) 

 

(b) Type Ⅱ (Center local buckling dominant, same as the C742 test) 

 

(b) Type Ⅲ (Non-buckling, ex. C713) 

Fig. 3.3.4 Fracture type schematic 



第 3 章 径厚比の異なる円形鋼管ブレース付鋼構造骨組の累積変形性能と構造特性係数 

118 

Fig. 3.3.5 にブレース断面形状と破断判定までの累積変形性能関係を示す。同図は両端ピン接合

の部材実験結果 3-4)を併記している。同図および Table 3.3.3 に示すように，架構内のブレース部材

の累積変形性能は，既往部材実験 3-4)と同様に径厚比に反比例する傾向が示され，両端ピンの単体

部材実験と同様の値となった。これは端部が先行破壊するⅠ型のブレースでは，単体部材における

中央と同等の歪集中が生じているためと考えられる。断面積一定モデルは鋼材量が等価で，保有

水平耐力計算では径厚比が大きいほど部材ランクが向上し経済的な設計となる。しかし，実際は

Table 3.3.3 に示すように，部材ランクは劣るが厚い断面形状の方が累積変形性能は高い。一方，本

解析において，局部座屈を生じないⅢ型のブレース部材は相対的に高い累積変形性能が得られた。

ただし，本試験体の端部の G.PL 接合部仕様は，若林らが割込み板溶接部の破断により累積変形性

能が低下する結果 3-7)を報告しており，この点は改めて性能確認実験を行う。 

 

             
(a) Cumulative normalized axial deformation capacity 

         

(b) Cumulative normalized axial plastic dissipation energy 

Fig. 3.3.5 Cumulative deformation capacity corresponding with section properties 
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3.3.3. 部材破断時期評価手法の適用性 

既往の部材破断時期評価の精度を検証する。接合部条件の影響を検証するため，本節では，座

屈長さ係数を精算して歪振幅拡大係数を評価する 3-6)。ただし，振幅値を用いて座屈発生時期を評

価する場合では，十分に安全側評価できることは第 2 章で判明しているため，本節の範囲では座

屈発生時期等は解析時の挙動に準ずるように設定して精度検証する。骨組配置下では歪振幅拡大

係数は G.PL 接合されたブレースが，母材中央で局部座屈を生じる場合の曲げモーメント分布は

Fig. 3.3.6 で表される。Mpbはブレースの全塑性モーメント，Mpgは接合部折れ線を断面とする G.PL

の全塑性モーメントである。局部座屈(塑性ヒンジ)は概ねブレース中央部に生じるため，座屈長さ

および座屈長さ係数の精算値は Table 3.3.4 に示す通りとなる。同表に示すように，座屈長さは材長

に対して 0.5 ~ 0.7 倍と評価される。殆どの試験体の接合部固定度が高く，概ね剛接合とみなせる。

ただし，以降の評価では座屈長さ係数は下限値を 0.5(固定支持のオイラー座屈の理論値)とする。 

 

 

Fig. 3.3.6 Exact buckling length schematic 

Table 3.3.4 Exact buckling coefficient 

 

Mpb

Mpg

Mpb

Exact buckling length Lk

G.PL

Assumed broken line

Plastic hinge

lRlL

C785 0.40 0.40 580 0.48
C764 0.53 0.40 623 0.51
C751 0.66 0.40 654 0.54
C742 0.79 0.40 679 0.56
C732 1.03 0.40 714 0.59
C722 1.44 0.40 752 0.62
C713 2.34 0.40 816 0.76
C591 1.11 0.40 713 0.60
C661 0.94 0.40 698 0.58
C742 0.79 0.40 679 0.56
C924 0.57 0.40 632 0.52
C1412 0.38 0.40 583 0.47

Constant
slenderness ratio

series

Constant
section area

series

Model Series M pb (kNm) M bg (kNm)
Exact buckling length

L k (mm)
Buckling coefficient

k
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初めに歪振幅拡大係数の評価精度を検証する。 

Fig. 3.3.7 にブレース端部の局部座屈が先行して亀裂発生に至るⅠ型のブレースの歪振幅拡大係

数を示す。評価式は全体座屈を生じてから中央部での局部座屈の発生を想定しており，端部で早

期に局部座屈を生じるⅠ型は想定していない。しかし，評価式の歪振幅拡大係数の推移は解析値

と概ね対応し，破断時期も概ね対応していることが確認できる。よって評価式はⅠ型の局部歪で

も評価可能であると考えられる。 

Fig. 3.3.8 と Fig. 3.3.9 にブレース母材中央の局部座屈が先行して亀裂発生に至るⅡ型のブレース

の歪振幅拡大係数を示す。同図より径厚比が 30 以下についてはやや危険側の評価となっているも

のの，評価式の歪振幅拡大係数の推移および破断時期予測は解析値と概ね対応している。 

Fig. 3.3.10に本検討の載荷履歴範囲内で局部座屈しないⅢ型のブレースの歪振幅拡大係数を示す。

同図に示す通り，局部座屈を生じないため，歪振幅拡大係数はⅠ型，Ⅱ型よりも比較的小さい値

となっている。しかし，評価式の歪振幅拡大係数の推移は解析値と概ね対応している。 

以上より，接合部条件を考慮した座屈長さを適用することで，骨組に配置されたブレース部材

についても歪振幅拡大係数は妥当な評価が可能と考えられる。 
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(a) C785 

 

 

(b) C764 

 

 

(b) C591 

Fig. 3.3.7 Strain Amplification factor history (Type Ⅰ: Edge local buckling dominant) 
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(a) C751 

 

 

(b) C742 

 

 

(b) C732 

 

Fig. 3.3.8 Strain Amplification factor history (Type Ⅱ: Center local buckling dominant) 
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(a) C722 

 

 

(b) C924 

 

 

(b) C661 

 

Fig. 3.3.9 Strain Amplification factor history (Type Ⅱ: Center local buckling dominant) 
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(a) C713 

 

 

(b) C1412 

 

Fig. 3.3.10 Strain Amplification factor history (Type Ⅲ: Non-local buckling) 
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Table 3.3.5 に部材破断(亀裂発生)評価時期を，Fig. 3.3.11 に累積無次元化吸収エネルギーχwの評価

を示す。同表に示すように，既往評価手法は，架構に剛接合された円形鋼管ブレース部材に対し，

最大n = 1.09%-4cycle 程度の誤差で破断を判定する。一方，Fig. 3.3.7 に示すように，既往の部材実

験結果も含めると，χw は最小-75%，最大 50%，平均+4.0%の誤差で対応する。なお，端部局部座

屈部が破壊するⅠ型は同評価法の仮定する破壊モードと異なり，χw はやや過大評価となるが，破断

判定時期はn = 0.72%-1cycle 以内で捉えられた。以上より，母材部で破壊を生じる限りに置いて，

Ⅰ型を含め骨組内のブレース部材の累積変形性能は，既往評価手法で概ね検証可能と考えられる。

後述する構造特性係数の評価の節では，同評価法を静的入力下で，D/t≦約 90，ピン接合，半剛接

合，剛接合，架構内配置の円形鋼管ブレース部材に対して適用する。 

 

Table 3.3.5 Comparison 

 

 

 
Fig. 3.3.11 Comparison of cumulative normalized axial plastic dissipation energy 

ε n (%) cycle (error) ε n (%) cycle

C785 0.72 1(+1) 0.36 2
C764 1.09 1(+1) 0.72 2
C751 1.09 1 1.09 1
C742 1.09 2 1.09 2
C732 1.09 5(+2) 1.09 3
C722 1.09 7(+3) 1.09 4
C713 1.09 13(-7) 1.09 20
C591 0.72 1 0.72 1
C661 0.72 2 0.72 2
C924 1.09 7(+4) 1.09 3

C1412 1.09 16(-3) 1.09 19
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3.4. 局部座屈を生じにくいブレース付鋼構造骨組の性能確認実験 

続いて本節では，母材に局部座屈を生じにくく，C742 試験体より高い累積変形性能が期待され

るブレース付鋼構造骨組とブレース部材の性能確認実験を行い，基準とする C742 試験体との比較

で累積変形性能と崩壊挙動を検証する。 

3.4.1. 試験体概要 

(a) 全体概要 

Table 3.4.1 に試験体諸元を示す。同表は比較の C742 試験体を含めて示している。試験体は

27.2×3.2 の円形鋼管または PL-6×30 の平鋼を配置したブレース付鋼構造骨組(架構試験体)と，

60.5×5.5 の円形鋼管ブレース(部材試験体)を採用し，C1412，平鋼ブレース，C1412U 単体部材と

試験体名を定義する。C1412 および平鋼ブレースの架構試験体は前節の断面積一定モデルに属し，

有効細長比 35(BB)の C742 と比較して部材ランクや座屈後安定耐力は劣るが，局部座屈を生じに

くく，累積変形性能の向上が期待される。平鋼ブレース試験体は一般的な引張ブレースの代表例

として用意した試験体であり，特に局部座屈を生じにくい無垢断面形状の性能を比較する。

C1412U は疲労性能が高い接合部仕様で設計された場合の性能を比較する。 

 

Table 3.4.1 Member specification 

(a) Brace 

 

(b) Column & girder (C1412 including partial losses of brace connections) 

 

(c) Column & girder (C1412 and Flat plate) 

 

Shape Material
Diameter

thickness ratio
D /t

Section area

A (mm
2
)

Partial loss
of section

Yield strength

σ y (N/mm
2
)

Effective
slenderness ratio λ e

(Member rank)
Ds

C742
(Frame)

ϕ50.8×1.2 STKM11A 42.3 180 None 266
35

(BB)
0.35

Neck point 401
None 423

C1412U
(Component)

ϕ60.5×5.5 STK400 11 950 None 391
70

(BC)
-

0.40

SS400 None 219

C1412
(Frame)

ϕ27.2×2.3 STK400 11.8 180
70

(BC)

Flat plate
(Frame)

PL-6×30 - 180
635

(BB)
0.35

Section Material
Yield strength

σ y (N/mm2)

Ultimate strength

σ u (N/mm2)

Full plastic moment
M p (kNm)

Member rank

Column □-100×100×3.2 STKR400 310 435 13.5 FB
Girder H-130×40×2.3×2.3 SS400 354 444 7.4 FB

Section Material
Yield strength

σ y (N/mm2)

Ultimate strength

σ u (N/mm2)

Full plastic moment
M p (kNm)

Member rank

Column □-100×100×3.2 STKR400 294 420 12.8 FB
Girder H-130×40×2.3×2.3 SS400 331 416 7.0 FB
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一方，後述するように，実験ではブレース接合部の断面欠損や溶接部の応力集中により，ブレ

ース部材が早期破断して累積変形性能が低下する結果が得られたため，実際の実験期間において

接合部仕様の改善を試みた試験体も用意している。Table 3.4.1 (b) (c)に示すように，架構試験体の

柱梁骨組はそれぞれ同程度の性能を有することを確認している。各試験体図は Fig. 3.4.1 ~ Fig. 3.4.4，

接合部仕様の詳細は Photo 3.4.1 ~ Photo 3.4.2 にそれぞれ示す。 

 

(b) C1412 試験体 

Fig. 3.4.1とPhoto 3.4.1に示すように，27.2×3.2の円形鋼管ブレースを配置するC1412試験体は，

板厚 6mm の G.PL を割込む切欠き部 (Neck point) について，欠損を残す試験体と，溶接時に全て

埋戻しとグラインダー処理を行う試験体を用意する。 

 

 

Fig. 3.4.1 Specimen drawing including strain gauge places (C1412, unit: mm) 

 

   
        (a) the specimen including partial loss of section area    (b) the specimen tring an improvement of the connection detail 

Photo. 3.4.1 Connection detail (C1412, Neck point) 
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(c) C1412U 試験体 

Fig. 3.4.2 と Photo 3.4.2 に示すように，C1412 試験体は G.PL を埋戻しても突端部の応力集中が緩

和できなかったため，文献 3-8)で応力集中の緩和効果が報告されている U 字 R.PL を用い，境界条

件もピン接合とした C1412U (60.5×5.5)を用意する。なお，C1412U は接合部の境界条件が C1412

と異なるものの，有効細長比や径厚比は C1412 と同等に設計している。 

 

 

                                      (a) Plan                                            (b) U shape R.PL-6 

Fig. 3.4.2 Specimen drawing including strain gauge places (C1412U, unit: mm) 

 

 

Photo. 3.4.2 Connection detail (C1412U) 

 

 

Fig. 3.4.3 Testing set-up (C1412U) 

90

1550 24

R15

R6988
1366

6 6

66

ϕ60.5×5.5 (STK400)
U shape R.PL-6

Center of pin Center of pin

Loading direction

BA EC D

50 50

50 50

13
68

932

28

28

Actuator Table moving



第 3 章 径厚比の異なる円形鋼管ブレース付鋼構造骨組の累積変形性能と構造特性係数 

129 

(d) 平鋼ブレース試験体 

Fig. 3.4.4 に示すように，PL-6×30 の平鋼を配置した平鋼ブレース試験体は，平鋼ブレースを X

字に配置した試験体である。X 字の交点 (Cross point)に接合は無く，山形断面ブレース高力ボルト

接合部も十分な縁端距離を設けている。 

 

 

Fig. 3.4.4 Specimen drawing including strain gauge places (Flat plate, unit: mm) 

 

(d) 実験概要 

本実験は準静的繰返し載荷実験と振動台実験を行う。準静的繰返し載荷実験の対象は C1412，

C1412U，平鋼ブレース試験体の 3 種類であり，振動台実験の対象はC1412 試験体である。 

架構試験体のセットアップおよび計測項目と数値算出は第 2 章の C742 試験体と同様であり，平

鋼ブレースの負担荷重は 2 本一組で示す。Fig. 3.4.3 に示すように，C1412U は架構試験と同じ試験

フレームに別途固定し，振動台テーブルを水平に強制移動させることで載荷を行す。計測項目は

ブレースの軸方向の変形と荷重と歪であり，それぞれ軸方向に取付けたバネ式変位計とアクチュ

エータ反力と歪ゲージを用いて計測する。架構試験体の準静的繰返し載荷実験は層間変形角によ

り制御し，C1412U 部材試験体の準静的繰返し載荷実験は架構試験体のブレースが受ける無次元化

軸変形量により制御する。架構試験体の振動台実験は固有振動特性と減衰性能を把握するための

弾性振動実験と，試験体が倒壊と見なされるまで地震動を入力する振動倒壊実験の 2 種を行う。

各載荷実験における試験プログラムは C742 試験体と同様である。  
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3.4.2. 準静的入力下における実験結果と考察 

(a) C1412 試験体 (ブレース端部の断面欠損あり) 

Fig. 3.4.5 に試験体状況と載荷履歴の比較を，Fig. 3.4.6 に荷重変形関係を，Photo 3.4.3 に主要な試

験体状況を示す。 

 

 

Fig. 3.4.5 Summary of damage condition (C1412 including partial loss of section area) 

 

= 1/250 rad 

架構全体で応力弾性範囲。歪ゲージよりブレース端部に局所的な塑性化を確認。 

= 1/100 rad - 1cycle - 圧縮 

ブレース全体座屈発生。座屈たわみは骨組の面内方向(Photo 3.4.3 (a))に発生。これは断面欠損に

よりブレースの面内方向の曲げ剛性が面外方向より低いためと考えられる。ブレース負担力の低

下にともなって骨組負担せん断力が増加。 

= 1/50 rad – 1 cycle 

ブレース引張降伏経験。左右梁端降伏発生。Fig. 3.4.5 (b)に示すように，ブレース引張降伏耐力

は材料試験結果を下回っており，切欠き部の断面欠損が影響していると考えれられる。 

= 1/33 rad – 1 cycle 

ブレース柱脚側端部にて引張破断発生(Photo 3.4.3 (b))。ブレースの破断にともなって骨組負担せ

ん断力は完全破断と同時に急激に上昇し，その後に左右梁端に局部座屈発生した。 

= 1/33 rad – 26 cycle - 引張 

梁左端付近の下フランジ局部座屈部に亀裂発生，ウェブまで亀裂貫通(Photo 3.4.3 (d))。 
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                           (a) Q –                                              (b) n - n 

Fig. 3.4.6 Load – deformation relationships (C1412 including partial loss of section area) 

 

  

           (a) Brace global buckling (1/100rad-1cycle)          (b) Gross section fracture of brace end (1/33rad-1cycle) 

  

           (c) Fracture section of brace end (After testing)           (d) Fracture condition of beam end (After testing) 

Photo 3.4.3 Damage condition (C1412 including partial loss of section area) 
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ブレース端部の破断原因を分析するための追加の再現解析を行う。解析モデルは 3.2 節に示した

C1412 と概ね同様であるが，ブレースの材料特性に実際に使用された STK400 を適用し，ブレース

端部は 1.5mm×1.5mm でメッシュ分割して詳細な応力分布の再現を試みた。メッシュサイズは切

欠き残存部の実測値を基に決定し，切欠き部に相当するメッシュ要素を意図的に削除している。 

Fig. 3.4.7 に端部欠損を有する場合の C1412 試験体の塑性歪分布を示す。同図より切欠き残存部

周辺に歪集中が生じていることが確認できる。Fig. 3.4.8 に塑性歪集中部における平均塑性歪振幅

の推移を示す。同図は切欠き部周辺で最も歪集中している要素の歪履歴をレインフロー法で処理

して算出している。Fig. 3.4.8 (a)に示すように，切欠き部が残存しているモデルは，残存していな

いモデルと比べて実験時に破断を生じたステップで急激に平均塑性歪振幅が増大し，Fig. 3.4.8(b)

に示すように，抽出要素は疲労寿命に達することが分かる。以上より，切欠き部の残存が破断原

因であったと言える。切欠き部が残存しない場合では，平均塑性歪振幅は比較的低く抑えられて

おり，同様な場合の性能確認として，次に切欠き部を溶接で埋戻した C1412 試験体の実験を行う。 

 

 

Fig. 3.4.7 Plastic strain distribution (C1412，1/33 rad - 1cycle) 

  

                   (a) Average plastic strain range                            (b) Fatigue life relationship 

Fig. 3.4.8 Local plastic strain details of the focused element 
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(b) C1412 試験体 (ブレース端部の溶接埋戻しとグラインダー処理を施した) 

Fig. 3.4.9 に試験体状況と載荷履歴の比較を，Fig. 3.4.10 に荷重変形関係を，Photo 3.4.4 に主要な

試験体状況を示す。 

 

 

Fig. 3.4.9 Summary of damage condition (C1412) 

 

= 1/100rad – 1 cycle - 圧縮 

ブレース全体座屈発生。座屈たわみは骨組の面外方向(Photo 3.4.4 (a))に発生した。 

= 1/50 rad – 1 cycle 

ブレース引張降伏経験。左右梁端降伏発生。溶接埋戻しを行ったことで，引張降伏耐力は理論

値を概ね満足した。しかし，Fig. 3.4.9 (b)に示すように，n = 約 0.6%近傍に到達した時点で溶接部

に亀裂(Photo 3.4.4 (b)と(c))が生じて荷重が低下を始め，切欠き部が残存した場合よりも早期に亀裂

発生し，入力後の観察中に亀裂が進展して柱脚側端部が全断面破断した(Photo 3.4.4(d))。これは切

欠き部を埋戻しても，割込 G.PL 突端部の応力集中が緩和できず，埋戻し溶接部の亀裂発生が誘発

されたためと考えられる。また，文献 3-7)において，ブレース+G.PL 割込み接合部の引張試験では

必要性能を満たしたが，架構試験体では本実験と同様な破壊現象が報告されており，本実験を含

めた類推より，接合部の溶接突端部がブレースの引張力と半剛接により働く曲げ力の複合力を受

ける時に，接合部は早期破断すると考えられる。 

以上より，本実験と同様に G. PL を切欠き部に割込み溶接する円形鋼管ブレースは，母材に局部

座屈を生じる場合(C742 試験体や 3.2 節のⅠ型，Ⅱ型)では，部材破断はブレース母材の累積変形性

能で決定されるが，局部座屈を生じない場合では，切欠き断面欠損部周辺または埋戻し溶接突端

部に歪集中するため，部材破断は接合部の累積変形性能で決定される。従って，同様な接合部を

設計する場合では，その納まり設計に注意が必要といえる。  
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                           (a) Q –                                              (b) n - n 

Fig. 3.4.10 Load – deformation relationships (C1412) 

 

  

           (a) Brace global buckling (1/100rad-1cycle)          (b) Initial tearing on weld material (1/50rad-1cycle) 

  

        (c) Initial tearing on weld material (1/50rad-1cycle)      (d) Gross section fracture of brace end (After 1/50rad-1cycle) 

Photo 3.4.4 Damage condition (C1412) 
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(c) C1412U 試験体 

Fig. 3.4.11 に試験体状況と載荷履歴の比較を，Fig. 3.4.12 に荷重変形関係を，Fig. 3.4.13 に歪値歴

を，Photo 3.4.5 に主要な試験体状況を示す。 

 

 

Fig. 3.4.11 Summary of damage condition (C1412U) 

 

= 1/100 rad – 1 cycle (n = 0.36%) 

ブレース全体座屈と引張降伏発生。 

= 1/33 rad – 26 cycle (n = 1.09%) 

ピン回転は最大 16 度に及んだが，Photo 3.4.5 (b)に示すように，ブレースは局部座屈を生じず，

切欠き部が残存したC1412試験体の梁に亀裂が生じたcycle数まで亀裂等の疲労破壊は生じなかっ

た。以降の載荷では，さらなる 3 cycle 単位の漸増振幅載荷を実施した。 

= 1/18rad – 圧縮 (n = 2.00%) 

ブレース母材中央に屈服が生じ始め，3 cycle 目に顕著な局部座屈 (Photo 3.4.5 (c))が確認された。

Fig. 3.4.13 に示すように，最大歪は母材端部で約 2.7% (nと同等以下)，中央部で約 15% (nの 5 倍)

を計測し，U 字 R.PL 補強とピン接合により，端部の歪集中の緩和が確認できた。 

= 1/12rad - 2 cycle – 引張 (n = 3.00%) 

ブレース母材中央に亀裂発生 (Photo 3.4.5 (d))。相当層間変形角は=1/12rad であり，適切な接合

部納まりを用い，部材破断が母材の累積変形性能で決定される場合では，径厚比が約 11 で比較的

局部座屈を生じにくい円形鋼管ブレース部材は十分な塑性変形能力を発揮できることが分かる。 
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                          (a) Until 1.09%                                       (b) Until 3.00% 

Fig. 3.4.12 Normalized axial force – deformation relationships (C1412U) 

 

  

                        (a) Befor testing                          (b) Global buckling (1/33rad - 29cycle) 

  

        (c) Initial local buckling (1/18 rad, 0.02% - 3cycle)              (d) Initial tearing (1/12 rad, 0.03% - 2cycle) 

Photo 3.4.5 Damage condition (C1412) 
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(a) Section A (edge) 

 

(b) Section C (Center) 

 

(c) Section E (edge) 

Fig. 3.4.13 Local strain distribution of the C1412U brace (C1412U) 

 

Table 3.4.2 に既往の部材破断時期評価手法の適用結果を示す。C1412U 試験体では，局部座屈は

想定時期(実験式で 2.8%のため，n = 2.0 %，振幅値で 4.0 % のサイクル)通りに生じた。同表に示

すように，既往評価手法は径厚比約 11 の円形鋼管についても 1 cycle 程度の誤差で評価できた。 

 

Table 3.4.2 Comparison of the initial tearing of the brace 
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(d) 平鋼ブレース試験体 

Fig. 3.4.14 に試験体状況と載荷履歴の比較を，Fig. 3.4.15 に荷重変形関係を，Fig. 3.4.16 にブレー

ス部の歪値履歴を，Photo 3.4.6 に主要な試験体状況を示す。ここに，H，K ないしM，N の歪ゲー

ジ貼付位置はそれぞれ芯々間中心またはブレース部材中心位置に相当する。 

 

 

Fig. 3.4.14 Summary of damage condition (Flat plate) 

 

= 1/500 rad – 1 cycle 

2 本のブレースが全体座屈経験(Photo 3.4.6 (a)) 

= 1/250 rad – 1 cycle 

2 本のブレースが引張降伏経験。スリップ型履歴が確認される。 

= 1/50 rad – 1 cycle 

梁端曲げ降伏発生。スリップ型の履歴が進展する。 

= 1/33 rad – 22 cycle 

梁右端上フランジに亀裂発生(Photo 3.4.6 (b))。Fig. 3.4.14 (b)に示すように，ブレースは全載荷履

歴を通して履歴性状は安定しており，母材および端部ボルト接合部に疲労破壊は生じなかった。

Fig. 3.4.16 に示すように，歪はブレース中央部と端部でともに最大約 3.5% (nの約 3 倍)計測され，

局所的な歪集中は確認されなかった。なお，Fig. 3.4.14(a)に示すように，各 cycle の層間変形角が

最大となると，一旦座屈したブレースが真直な状態で引張力を再び負担するピンチングが生じる

ため，柱梁骨組の負担荷重が一時的に低下し，その履歴性状はラグビーボール型となっている。 
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                           (a) Q –                                              (b) n - n 

Fig. 3.4.15 Load – deformation relationships (Flat plate) 

 

 
(a) Brace 1 

 
(b) Brace 2 

Fig. 3.4.16 Local strain history of the flat plate brace (Flat plate) 

 

  

           (a) Brace global buckling (1/500rad - 1cycle)          (b) Fracture condition of the girder end (1/33rad - 27cycle) 

Photo 3.4.6 Damage condition (Flat plate)  
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(e) ブレース部材の累積変形性能 

Table 3.4.3 に累積変形性能を示す。ここで，C1412U および平鋼ブレースは，切欠き断面欠損を

有する C1412 において梁に亀裂発生したサイクルまでの累積変形性能を示している。 

準静的繰返し載荷実験から，局部座屈を生じにくいブレース部材の高い累積変形性能が確認で

きた。ただし，各試験体結果の項や Table 3.4.3 に示すように，ブレース端部の接合部設計法の影響

は大きい。特に径厚比が比較的小さく局部座屈を生じにくいⅢ型ブレース部材の累積変形性能は，

接合部ディテールによっては局部座屈部が破壊するブレース部材(C742 を含めたⅡ型)より劣化す

る可能性も示された。本実験のブレース端部に G.PL を直接割込む接合は，C742 試験体と比較し

て，準静的入力下では累積等価軸歪nは約 1/4，累積無次元化吸収エネルギーχwは約 1/10 に低下

した。しかし，接合部納まりを改良した C1412U 単体部材はnが約 4.2 倍，χwは約 1.9 倍上昇が確

認され，U 字 R.PL の補強の有効性が示された。また，平鋼ブレースは 2 本の合計でnは約 4.2

倍，χwは約 1.5 倍上昇が確認され，適切な接合を用いた引張ブレースの有効性が示された。 

 

Table 3.4.3 Cumulative capacity of the braces 

 

  

Shape
Diameter

thickness ratio
D /t

Effective
slenderness ratio λ e

(Member rank)
Connection

Partial loss
of section

Ds ε n (%) w (%)

C742
(Frame)

ϕ 50.8×1.2 42.3
35

(BB)
G.PL

interrupted
None 0.35 25 7

Neck point 12 2
None 6 0.6

C1412U
(Component)

ϕ 60.5×5.5 11
70

(BC)
Pin None - 106 13

C1412
(Frame)

ϕ 27.2×2.3 11.8
70

(BC)

Flat plate
(Frame)

PL-6×30 - 11

0.40

0.35H.T.B
635
(BB)

None

G.PL
interrupted

106
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3.4.3. 動的入力下における実験結果と考察 

切欠き部を溶接埋戻しした C1412 試験体と第 2 章の C742 試験体の振動台実験結果に基づき，ブ

レース部材の径厚比が，動的入力下における架構全体の倒壊挙動と累積変形性能に与える影響を

比較する。なお，弾性振動大実験より，C1412 試験体の固有周期は 0.13s，減衰比は 4.7%であり，

比較対象のC742 試験体と同程度の固有振動特性を有していることを確認している。 

 

(a) 試験体状況と崩壊挙動の比較 

Table 3.4.4 に入力地震波と主な応答値および試験体状況の一覧を示す。Fig. 3.4.17 ~ Fig. 3.4.20 に

各荷重変形関係を示す。Photo 3.4.6 に試験体状況を示す。ここで，各試験体状況は計測データと目

視と動画より判断した。 

 

El Centro35kine – 100 % 入力 1 回目 

ブレースは骨組面外方向に全体座屈を経験した(Photo 3.4.6 (b))が，引張降伏は経験しなかった。

Fig. 3.4.16 (a)に示すように，ブレースが全体座屈した後のC1412試験体は，Fig. 3.4.17(b)に示すC742

試験体と比較して，Fig. 3.4.19 (a)に示す座屈後耐力の低下と共に負側に概ね倍の変位を生じた。ま

た，Fig. 3.4.18 (a)や Fig. 3.4.20 (a)に示すように，柱梁骨組の負担荷重が増大して負側(ブレースの圧

縮側)の領域で梁端の曲げ降伏が確認された。 

El Centro35kine - 100% 入力 2 回目 

Fig. 3.4.19 (b)に示すように，ブレースの座屈後耐力の劣化にともない，Fig. 3.4.17 (a)や Table 3.4.4

に示すように，C1412 試験体の最大変形と残留変形はブレース圧縮側に偏り，Fig. 3.4.20 (b)に示す

ように，梁端は正側(ブレース引張側)の領域でも曲げ降伏が確認された。Fig. 3.4.18 (b)に示すよう

に，ブレース引張側ではブレースが未だ支配的に層せん断力を負担していた。Table 3.4.4 に示すよ

うに，100%入力時点での応答は準静的入力時に溶接部に亀裂を生じた 1/50 rad に至らなかった。 

El Centro35kine - 150% 入力 1 回目 

Fig. 3.4.19 (c)に示すように，ブレースが初期引張降伏を経験し，その後の応答で端部溶接金属に

亀裂が生じた(Photo 3.4.6 (c))。Fig. 3.4.18 (c)に示すように，柱梁骨組はブレース圧縮側の層せん断

力を支配的に負担し，梁右端の下フランジのみ局部座屈が生じた(Photo 3.4.6 (d))。 

El Centro35kine - 150% 入力 2 回目 

Fig. 3.4.18 (d)および Fig. 3.4.19 (d)に示すように，ブレース引張降伏後の耐力劣化が著しく(2 ルー
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プ目で 75%低下)，Photo 3.4.6 (f)に示すように，溶接金属に生じた亀裂はブレース母材部に進展し，

C1412 試験体の最大応答は負側に-1/19 rad に及んだが，準静的入力(3.4.2 節 (c))の結果と異なり，

ブレース端部は急速な亀裂進展と全断面破断は生じずに同入力を耐えた。これは変位制御の準静

的繰返し載荷実験時では，ブレース引張変形状態で測定中に引張の加力状態が保持されるため，

その間に亀裂発生から全断面破断へと破壊の進行が生じたが，加速度制御の振動台実験時では，

引張側の最大応答の継続時間は非常に短く(本実験では概ね 1s 以下)，引張力は即座に除荷状態に

移行して亀裂が進行しなかったためと考えられる。なお，比較の C742 試験体は同入力で母材中央

の局部座屈部が全断面破断している。その一方で，Fig. 3.4.18 や Fig. 3.4.20 に示すように，柱梁骨

組のせん断力負担はより大きくなっていることが分かる。 

El Centro35kine - 150% 入力 3 回目 

Fig. 3.4.18 (d)やFig. 3.4.19 (d)に示すように，ブレース端部が全断面破断し，Table 3.4.4やFig. 3.4.17

に示すように，負側で進行していた応答変位は正側に反転して振動軸が移動し，応答値から試験

体の倒壊判定が確認された(Photo 3.4.6 (g))。また，ブレースの全断面破断後の応答では，Fig. 3.4.20 

(e)に示すように，梁左端に局部座屈を生じると同時に下フランジからウェブに向かって亀裂が進

展した(Photo 3.4.6 (h))。ブレース部材の破断原因は異なるものの，C1412 試験体も，新同軸の移動

などの応答増大はブレース部材の全断面破断後に顕著となった。なお，金属の亀裂は，引張力が

働く時に進展するため，ブレースを片流れ配置した鋼構造骨組はブレース圧縮側に変位が進行し

ても，ブレースの部材破断による架構の倒壊はブレース引張側に生じる。 
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Table 3.4.4 Damage condition of the collapse test (C1412) 

 

 

 

 

(a) C1412 

 
(b) C742 

Fig. 3.4.17 Time history of Story drift ratio 
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                  (a) Overall before testing                (b) Deformation condition of the global buckling (100 % - 2nd) 

  

               (c) Initial tearing (150 % - 1st)                (d) Local buckling on the left end of the girder (150 % - 1st) 

                  

   (e) Deformation condition of the global buckling (150 % - 2nd)              (f) Expanded crack (150 % -2nd) 

      

               (g) Frame collapese (150 % -3rd)               (h) Fracture condition of the left end of the girder (After testing) 

Photo 3.4.6 Damage condition 

  

Crack expanded from weld 

material to brace section 
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                        (a) 100 % - 1st                                       (b) 100 % - 2nd 

  
                        (c) 150 % - 1st                                       (d) 150 % - 2nd 

  
(e) 150 % - 3rd 

Fig. 3.4.18 Shear Force – Story Drift Ratio relationships  
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                        (a) 100 % - 1st                                       (b) 100 % - 2nd 

  

                        (c) 150 % - 1st                                       (d) 150 % - 2nd 

 
(e) 150 % - 3rd 

Fig. 3.4.19 Normalized Axial Force – Deformation relationships 
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                        (a) 100 % - 1st                                       (b) 100 % - 2nd 

  
                        (c) 150 % - 1st                                       (d) 150 % - 2nd 

  
(e) 150 % - 3rd 

Fig. 3.4.20 Bending Moment – Story Drift Ratio relationships  
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(b) 累積変形性能と終局耐震性能の考察 

層単位で累積変形性能を比較する。累積変形性能は，せん断力 – 層間変形角関係図の塑性エネ

ルギー吸収面積をサンプリングデータ数に基づいて台形積分し，その値を降伏せん断力および降

伏層間変形角で無次元化した累積塑性変形倍率 ηを指標とする。Table 3.4.5 に累積塑性変形倍率

を，Fig. 3.4.21 に同時刻歴を示す。 

 / / /f b f fy fy b by by b bcr bcrQ d Q Q d Q Q d Q                 (3-4) 

ここに，Qf, Qb (= Qb
+ + Qb

-)は柱梁骨組とブレースの負担せん断力，Mp, I, L, E は梁の全塑性モーメン

トと断面 2 次モーメントと材長とヤング率，y, cr, A,はブレースの降伏応力，座屈応力，断面積，

配置角度，Qfy = 2Mp/h，Qby = y A/cos，Qbcr = cr A/cos，fy = Mp L/6EI，by=tan-1(y /Ecossin)，

bcr = tan-1(cr /Ecossin)である。ブレースのbは負担せん断力 Qbを正負(Qb
+ , Qb

-)に分け，それぞ

れ引張耐力Qbyと圧縮耐力 Qbcrで無次元化する。 

ブレース付鋼構造骨組の耐震性能においては，一般に細長比の小さいブレースの方が，耐力が

高く圧縮耐力も劣化しにくいため，架構全体の最大変形を抑制する点で望ましいと考えられてい

る。C742 試験体は C1412 試験体より細長比が小さく，Fig. 3.4.17(b)に示すように，最大応答が抑

制され，Fig. 3.4.21 (b)と Table 3.4.5 (b)に示すように，主架構の損傷も抑制される。一方，細長比が

小さくとも，径厚比の大きいブレースは，部材の累積変形性能が低く，応答中に局部座屈部が破

断に至る可能性が高い。断面積一定モデルは径厚比と細長比が反比例の関係にあり，C1412 試験

体は細長比は大きいが，径厚比は C742 試験体より小さく，倒壊に影響する全断面破断までの入力

地震は El Centro NS の振幅倍率 150%入力 1 回分増加している。このため径厚比が小さいブレース

は架構全体の累積塑性変形量確保の点で望ましいと考えられる。本実験では，架構試験体の C1412

は溶接部で亀裂を生じたが，Table 3.4.3 に示すように，端部の応力集中を緩和したC1412U の累積

変形性能はC742 の 4.2 倍増加しており，架構試験体においても，適切な端部の納まりにより，部

材破断までの累積塑性変形量がより向上すると推定される。ブレースの全断面破断は架構の著し

い応答増大や終局限界を決定する可能性が高い。このため，動的入力下におけるブレース付鋼構

造骨組の終局耐震性能は，架構の最大応答を決定するブレース部材の初期耐力と座屈後耐力のみ

ならず，部材破断を回避するための累積塑性変形量を決定する径厚比などの影響を受けると考え

られる。 
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Table 3.4.5 Comparison of the cumulative capacities between C742 and C1412 frame specimen 

(a) C1412 

 

(b) C742 

 

 

 

(a) C1412 

 

(b) C742 

Fig 3.4.21 History of the cumulative capacities 
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3.5. 円形鋼管ブレースの部材破断を考慮した構造特性係数と破断安全余裕率 

第 2 章から第 3 章 3.4 節までの検討から，円形鋼管ブレース付鋼構造骨組について，主として①

ブレースの全断面破断が層の応答増大や倒壊現象に影響する。②適切な接合部納まりを有する場

合において，径厚比の比較的小さい円形鋼管ブレースは高い累積変形性能を有し，倒壊までの架

構全体の累積塑性変形量確保の点で望ましい。③既往の部材破断評価手法は，骨組配置下，径厚

比範囲 11~90，静的・動的入力の範囲で適用可能である。ことが示された。最後に本節では以上の

分析に基づき，保有水平耐力計算で層の塑性エネルギー吸収能力を表す構造特性係数 Dsについて，

ブレース部材の累積変形性能を反映させた試算を行い，一般的な K 型配置のブレース付鋼構造骨

組を対象に，部材破断が生じる層の累積塑性“変形”量の観点から，“耐力”の低減係数である現

行の Ds値の破断安全余裕率をパラメトリックに分析する。なお，本章では，日本建築学会の鋼構

造限界状態設計指針 3-9)(以下，LSD 指針)をその他の弾塑性設計の耐震性能指標として比較に用い

る。以下，本評価法で求めた値はDs評価値，建築基準法告示 3-5)が定める値は Ds現行値と記す。 

 

3.5.1. 評価法の提案と破断安全余裕率の定義 

(a) 前提条件 

本節のブレースの部材破断を考慮した構造特性係数(Ds評価値)の前提条件は以下の通りである。 

1) 剛接骨組の各層を独立した層骨組として評価する。 

2) ブレースの全体座屈および引張降伏と，梁端の曲げ降伏が生じている状態を想定する。 

3) ブレースの部材破断時点をブレース付鋼構造骨組の終局限界(応答変形が急激に増大し，架

構が倒壊に至る状態)と考える。 

4) ブレース端部は，骨組に対して適切に保有耐力接合され，部材破断はブレース母材の局部

座屈部を想定する。 

5) 柱梁接合部の溶接金属の破断，柱梁の局部崩壊，梁中央のブレース接合部の塑性ヒンジ発

生など，ブレース部材以外の破壊モードは考慮しない。 

6) ブレース部材の累積変形性能は，梁が破断しない状態で層骨組の累積エネルギー吸収量の

上限を与えると考える。 

7) Ds 評価値は上述の終局限界時の耐震性能に相当し，設計時の必要保有水平耐力の低減系係

数(Ds現行値)の代わりに使用することは出来ない。 
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(b) Ds評価値と余裕率の評価手順 

Ds評価値は累積塑性変形倍率 η3-10)を用いて評価する。Fig. 3.5.1 に柱梁層骨組を一自由度完全弾

塑性系と見なした場合の荷重変形関係を示す。 

一般的な弾塑性設計の耐震性能指標と同様に，短周期帯建物のエネルギー一定則を基に，Ds 値

は弾性系歪エネルギーWe (式(3-5))と弾塑性系歪エネルギーWp (式(3-6))を等値した式(3-7)で表す。 

2
s0.5 0.5 / De e e fy fyW Q φ Q φ= =        (3-5) 

0.5 Σ Σ 0.5 (1 2 )p fy fy fy i fy j fy fyW Q φ Q Δφ Q Δφ Q φ η+ -= + + = +     (3-6) 

sD 1/ 1 2 ( )p eW W          (3-7) 

正負累積塑性変形等量( i iΔφ Δφ+ -= )の仮定 3-9)，3-12)と，エネルギー法の等価繰返し回数 neq
3-10)の概

念から，定振幅下のは最大塑性率と neqより式で表す。

14 / 4 ( 1)eq fy eqn Δ n             (3-8) 

提案評価法では，neq 回の定振幅繰返しでブレースが部材破断する最大層間変形角max と，層骨

組の降伏層間変形角fyより層のを式(3-9)で求める。 

max / fy            (3-9) 

第 2 章と第 3 章の振動台実験より，ブレースの全断面破断が層の応答増大や倒壊現象に影響す

るため，Ds評価値は Fig. 3.5.1 に示す柱梁層骨組の累積エネルギー吸収量のみで評価し，ブレース

の累積変形性能は，梁が破断せず，K 型ブレース配置の上部梁の交点に塑性ヒンジも生じない場

合において，同吸収量の上限を与える。Ds 評価値はブレース破断を終局状態と仮定したブレース

付鋼構造骨組の累積変形性能の一表現となる。 

ブレースの部材破断は既往の部材破断評価法より評価する。同手法の適用性とその範囲は第 2

章と第 3 章に示した通りである。提案評価法では，ブレース部材の破断判定(亀裂発生)を全断面破

断と安全側に捉える。neq回の定振幅繰返しで母材の局部座屈部が亀裂を生じる平均塑性歪振幅h

は，Coffin – Manson 則を置換した鋼素材(SS400)の疲労破断条件式から式(3-10)で陽に算出できる。 

1/2.13(3857 / 2 )h eqn          (3-10) 

無次元化軸変形振幅nはブレース部材のパラメータ (円形鋼管ブレースの場合は，外形 D，板

厚 t，有効座屈長さ Lk)と塑性歪振幅h (≒h)よりブレース母材の局部座屈後の第 2 章 式(2-25)を

逆算し，maxはブレース配置角度から式(3-11)で表す。 
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1
max tan ( / 2cos sin )n           (3-11) 

neq 回の定振幅繰返し入力に対して，任意の規準の弾塑性設計の耐震性能指標のブレース部材の

破断に対する安全余裕率(Margin of Safety，以下，M.S. )は式(3-12)で表す。同式は告示の Ds現行値

の場合を例に示している 

s s

s

D D
. .

D
M S

現行値- 評価値

評価値
        (3-12) 

Fig. 3.5.2 にDs評価値と neq関係を示す。同図に示すように，上記の手順で求めた Ds評価値は neq

に比例して増大し，安全余裕率は低下する。本評価法においては，neq が地震動レベルや継続時間

性に対応し，適切なneqを設定することで，様々な地震導入力を想定した安全余裕率を検証できる。 

 

 

Fig. 3.5.1 Load – deformation relationship of perfect elasto-plastic SDOF system 

 

 
Fig. 3.5.2 Comparison of reevaluated Ds according to neq 
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3.5.2. 想定建物の概要と比較対象の規準値 

Fig. 3.5.3 にパラメトリックスタディに用いる想定建物を示す。対象架構は文献 3-13)に示される，

梁降伏先行型の 7 層，15 層，21 層のブレース付鋼構造骨組から，各建物の第 1 層と中間層を，同

一の寸法規模と保有水平耐力を有する独立した層骨組に抽出する。同骨組は立体建物から抽出し

た平面骨組モデルとして設計され，柱梁は一般的に用いられる柱梁断面が採用され，保有水平耐

力計算法に従って 1 次設計が行われている。Table 3.5.1 に部材諸元を示す。降伏層間変形角fyおよ

び降伏層せん断力 QfyはAi分布のせん断力分に基づく静的増分解析値を用いる。本節では，同骨組

に対して同一断面の円形鋼管ブレースを K 型配置し，上述のブレース部材の破断を考慮した Ds

評価値を算出して，破断を考慮しない Ds現行値の余裕率を分析する。本節では，建築基準法告示 3-5)

の部材群ランクは部材ランクと等価となる。本節は広範なブレース断面諸元に基づく傾向分析が

目的であるため，実設計時の使用頻度等に関わらず，ブレースは一般に流通し選択可能な電縫鋼

管を広く採用する。ただし，柱最大外形を大きく超えるブレース断面または評価法の適用範囲を

検証していない径厚比D/t > 90 のブレース断面は除く。Fig. 3.5.4 にブレース部材のパラメータ分布

を示す。同図はブレースの部材ランクと耐震部材の位置付け 3-5)も示す。ブレース部材と柱梁骨組

の境界条件はピン(材端拘束係数 1.0)，半剛(0.75)，剛(0.55)を対象とし，各ブレース部材の座屈長さ

係数に置き換えて評価する。 

 

 
Fig. 3.5.3 Model schematics 

 

*1 Target story is evaluated as an indivisual unit story frame.
*2 Concentric braces are mounted in moment frames.
*3 Unit: mm
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Table 3.5.1 Member specification 

 

 

 

Fig. 3.5.4 Model parameter distribution according to section properties 
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本節では，建築基準法告示の Ds現行値と，その他の指標として LSD 指針の塑性変形能力の低減

係数 Bkdiのブレースの部材破断に対する安全余裕率を比較検証する。 

Ds現行値は建築基準法告示 3-5)に従い，柱梁層骨組とブレースの部材群ランクとブレース部材群

の水平力分担率uより Table 3.5.2 で判定する。ブレース部材群の保有水平耐力は文献 3-9)の座屈後

安定耐力を考慮して算出する。 

 

Table 3.5.2 Ds of BSL 

 

 

Bkdi は層骨組の低減係数 Rkdi とブレース部材の基準化細長比B，水平力分担率u の関数として式

(3-13)で算出する。本節の Rkdiは 0.25 である。本来の式(3-13)は引張ブレースの接合部破断を終局限

界とし，母材の破断は幅厚比制限で対応するが，本節は全円形鋼管ブレースを配置したモデルに

ついて，同式で計算して分析の対象とする。 

(1 0.4 )B di u B R dik k    (3-13) 

  

Frame rank : A

Braced frame rank : A (≒BA)

0<β u≦0.3 0.3<β u≦0.7 0.7<β u

0.25 0.3 0.35
0<β u≦0.3 0.3<β u≦0.5 0.5<β u

0.3 0.35 0.4
Braced frame rank : C (≒BC)

DS of BSL

0.25

Braced frame rank : B (≒BB)
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3.5.3. 告示Ds現行値の余裕率 

初めに Ds現行値のブレース部材の破断に対する安全余裕率を検証する。3.5.3 節および 3.5.4 節

において，外力は従来の極稀に生じる設計用地震入力 1 回分(C0 = 1.0)と同等を想定する。文献 3-10)

では，時刻歴応答解析の結果として 1 回の大規模地震入力に対し neq=1~2 が提案されており，本検

討ではより安全側の neq=2 を採用する。 

Fig. 3.5.5 に特定モデルの余裕率径厚比関係の例を示す。各モデルは同一の外径，部材ランク，

Ds現行値を有し，径厚比 D/t が異なる円形鋼管を配置しており，保有水平耐力計算上は等価なエネ

ルギー吸収能力が期待される。しかし，3.4 節までの結果に示すように，ブレース部材の累積変形

性能は，母材の局部座屈に関係する径厚比 D/t の影響を受けるため，ブレースの部材破断に対する

余裕率は D/t の増大に応じて減少し，余裕率が負，すなわち Ds現行値/Ds評価値は 1.0 倍を下回る

場合がある。文献 3-5)に記されるように，圧縮耐力を期待できエネルギー吸収型に分類される BA

ランクの耐震ブレース部材は，水平力分担率に基づく割増が適用されず，余裕率の低下傾向はよ

り顕著となる。 

 

 

Fig. 3.5.5 M.S. – D/t relationship (Ds of BSL, specific cases) 
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円形鋼管ブレースの断面形状パラメータと余裕率の傾向を分析する。Fig. 3.5.6 (a) に余裕率と円

形鋼管ブレースの主要パラメータ分布関係を，Fig. 3.5.6 (b) に余裕率と径厚比関係を示す。

Fig. 3.5.6 (a) に示すように，部材ランクが BB，BC で約 10≦D/t≦約 40 のブレース部材を配置した

モデルは，ブレースの部材破断に対して Ds 現行値の余裕率 100%以上が評価される。建築基準法

告示 3-5)ではブレース部材の径厚比制限が設けられていないものの，Fig. 3.5.6 (a)に示すように

LSD3-9)の径厚比制限 D/t≦36 を適用すれば，大規模地震時のブレースの部材破断に対する余裕率

は 36%以上確保できると推定される。一方，Fig. 3.5.5 と同様に，径厚比 D/t≧約 40 では，一部の

モデルの余裕率が負となり，D/t≧約 60 の余裕率は BA ランクで-75 ~ 21%，BB ランクでは-25% 

~ 60%の範囲に分布する。また，3.4 節の Fig. 3.4.20 (b)に示すように，ブレース部材の亀裂発生ま

で柱梁骨組のエネルギー吸収効果が得られない場合(BB ランク，D/t=約 42 の C742 試験体)もある

ことに注意することが必要と考えられる。なお，BC ランクは，現行の建築基準法告示 3-5)において

も，座屈後の耐力劣化が著しく，繰返し座屈履歴性状が複雑になる中間の不安定型と見なされ，

耐震性能が低く評価される(Ds値は高く評価される)ため，BA や BB ランクより破断安全余裕率は

高くなる。なお，建築基準法 LSD 指針以外に，建築基準告示 3-5)(D/t = 50，柱材)，鋼構造設計規

準 3-14)(D/t = 99，板要素)，鋼構造塑性設計指針 3-15)(D/t = 50，板要素)などでも径厚比制限が設けら

れているが，Fig. 3.5.6 (b)に示すように，これらの指針の制限値では BA ランクに負側評価が含ま

れる。 
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(a) M.S. on λe – D/t distribution map 

 

 

(b) M.S. – D/t relationship 

 

Fig. 3.5.6 Comparison of M.S. (Ds of BSL, neq = 2.0, C0 = 1.0) 
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3.5.4. 鋼構造限界状態設計指針 βkdiの余裕率 

次に鋼構造限界状態設計指針・同解説 3-9)(LSD)で提案される塑性変形能力の低減係数 Bkdiについ

ても，ブレースの部材破断に対する安全余裕率を検証する。なお，3.5.3 節の Ds 現行値との対応関

係を比較するため，neqは 3.5.3 節と同様に従来の極稀に生じる設計用地震入力 1 回分(C0 = 1.0)に相

当する 2.0 を用いる。 

Fig. 3.5.7 (a) に余裕率と円形鋼管ブレースの主要パラメータ分布関係を，Fig. 3.5.7 (b) に余裕率

と径厚比関係を示す。径厚比制限内(D/t≦36)の Bkdiの余裕率は告示 3-5)から改善し，Fig. 3.5.7 (b) に

示すように，大規模地震時のブレースの部材破断に対し，Bkdiの余裕率は部材ランクが BA ランク

でも最低 44%以上確保できると推定され，LSD がより安全側の評価結果となった。一方，Fig. 3.5.6 

(a)と Fig. 3.5.7(a)，Fig. 3.5.6 (b) と Fig. 3.5.7 (b) の比較に示すように，告示より改善したモデルもあ

るが，D/t≧約 40 の余裕率は告示と同様に一部が負となり，LSD の式(3-13)の適用範囲の限界を示

す。なお，Ds 現行値の場合と同様に，建築基準告示 3-5)(D/t = 50，柱材)，鋼構造設計規準 3-14)(D/t = 99，

板要素)，鋼構造塑性設計指針3-15)(D/t = 50，板要素)の制限値ではBAランクに負側評価が含まれる。 
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(a) M.S. on λe – D/t distribution map 

 

 

(b) M.S. – D/t relationship 

Fig. 3.5.7 Comparison of M.S. (Bkdi of LSD, neq = 2.0, C0 = 1.0) 
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3.5.5. その他の地震動入力に対する弾塑性設計指標の安全余裕率 

続いて従来の極稀に生じる設計用地震入力 1 回分 (C0 = 1.0)では考慮されていない地震動入力に

ついても同様な安全余裕率評価を行い，傾向を分析する。 

検討ケースは，一般的な長周期・長時間地震動，継続時間が長い地震動および多数回の主要動

を繰り返す直下型地震動の 3 種類である。一般的な長周期・長時間地震動の neqは，文献 3-16)で検

討された 2.25 を採用する。継続時間性や多数回の主要動の neqは，文献 3-17)に基づき，単位地震

動の等価繰返し回数 n0と反復数 f として評価する。同手法は，エネルギー法の拡張を目的に検討

されている。継続時間性の長い地震動のneqは，2011年東北地方太平洋沖地震における新宿記録 (継

続時間 300 s )に対する f = 2.643-18)と，長周期地震動について検討された n0 = 2.313-19)より 6.10 を採

用する。多数回の主要動を繰り返す直下型地震動は震度 7 クラスが 2 度生じた 2016 年熊本地震を

想定し，極稀に生じる設計用地震入力 2 回分( f = 2.0 と仮定)として neq = 4.0 を採用する。各ケース

の評価結果は Fig. 3.5.8 ~ Fig. 3.5.11 に示す。また，主要な評価結果のまとめを Table 3.5.3 に示す。 

 

(a) 一般的な長周期・長時間地震動 (neq = 2.25) 

Fig. 3.5.8 に示すように，neqで代表される入力地震動レベルの増大に従って，Ds 現行値と Bkdiの

安全余裕率は低下するものの，LSD の径厚比制限 (D/t≦36) の範囲であれば，余裕率は最低 21%

程度 (BA ランク)確保できると推測される。一方で，径厚比約 40 以上の範囲では，BB や BC ラン

クのブレース部材でも余裕率が負に評価される場合がある。 

 

(b) 継続時間の長い地震動 (neq = 6.10，2011 年東北地方太平洋沖地震を想定) 

Fig. 3.5.9 と Fig. 3.5.10 に示すように，特に継続時間の長い長周期・長時間地震動を受ける場合の

安全余裕率の低下は著しい。LSD の径厚比制限 (D/t≦36)の範囲であっても，余裕率は負に評価さ

れる場合があり，告示 Ds 現行値では最低-33%程度，LSD の Bkdiでは最低-29 程度に評価される。

特に LSD の Bkdiでは BB ランクでも余裕率は-2%に評価された。 

 

(c) 多数回の主要動を繰り返す直下型地震動 (neq = 4.0，2016 年熊本地震を想定) 

Fig. 3.5.11に示すように，多数回の主要動を繰り返す直下型地震動を受ける場合の安全余裕率は，

Fig. 3.5.9 や Fig. 3.5.10 に示す継続時間の長い地震動の場合より低下は抑えられる。しかしながら，

極稀に生じる地震動 2 回で，LSD の径厚比制限 (D/t≦36)の範囲内の余裕率が負に評価される場合
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があり，告示 Ds 現行値と LSD の Bkdiの安全余裕率は最低-20 %程度に評価される場合がある。 

Table 3.5.3 や Fig. 3.5. 7 ~ Fig. 3.5.11 に示したように，弾塑性設計の耐震性能指標は，従来の極稀

に生じる設計用地震動レベルでは，径厚比制限等を考慮すれば，ブレースの部材破断に対する安

全余裕率はある程度 (本節の検討範囲では最低 36 %程度) は確保していると推測されるが，継続

時間の長い場合や繰返し数が多い場合の地震動入力では，現行値の安全余裕率は，径厚比制限の

有無に関わらず負に評価される場合がある。特にこの傾向は圧縮側耐力を信頼できる BB ランクや

エネルギー吸収型と扱われる BA ランクで顕著となった。解決策は設計時の想定地震動入力レベ

ルに応じて異なる Dsや径厚比制限を設定する制度変更が考えられる。しかしながら，確率的な事

象として地震動入力レベルの上限が未定であることを考慮すると，これは場当たり的な対策に過

ぎないと考えられる。また，引張ブレースの BB ランクや，元から Dsが高めに設定される BC ラ

ンクは最低値でも正の安全余裕率を有しているが，架構に対する水平剛性と耐力付与という従来

の観点で優秀な部材断面とは言えない。想定入力に比例して Dsを増大させることは，強度型架構

をより強固にするために，より多くの鋼材量が必要になることを意味し，これらの結果は経済的

に効率的であり，手続きも容易であるという弾塑性設計の限界を示していると考えられる。 

 

Table 3.5.3 Summary of M.S. 

(a) Ds (BSL) 

 

(b) Bkdi (LSD) 

 

D /t≦36
(P-Ⅰ-Ⅰ)

D /t≦54
(P-Ⅰ-Ⅱ)

D /t≧60
D /t≦36
(P-Ⅰ-Ⅰ)

D /t≦54
(P-Ⅰ-Ⅱ)

D /t≧60
D /t≦36
(P-Ⅰ-Ⅰ)

D /t≦54
(P-Ⅰ-Ⅱ)

C 0 = 1.0 2.00
Min.
36

-47.8
to 138

-75
to 21.3

Min.
104

-16.2
 to 220

-25.6
to 60.1

Min.
 151

7.04
to 293

Long period 2.25
Min.
21

-40.0
to 136

-75
to 16.9

Min.
89.2

-25
to 201

-37.5
to 50

Min.
135

-1.19
to 270

Long period
(2011, Tohoku)

6.10
Min.
-32.4

-75
to 43.4

-75
to 26.8

Min.
6.9

-75
to 95.9

-70
to -10.1

Min.
40.9

-70
to 134

Multiple near fault
(2016 Kumamoto)

4.00
Min.
-20.0

-75
to 68.9

-75
to -13.4
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33.2

-70
to 130
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72.6
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to 179
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D /t≦36
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D /t≦54
(P-Ⅰ-Ⅱ)

C 0 = 1.0 2.00
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44.7

-33.9
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-63.2
to 76.1

Min.
86.9

-9.0
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-63.5
to -4.8
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Min.
24.4
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Multiple near fault
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4.00
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-15.6
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BA rank braces BB rank braces BC rank braces
n eq
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(a) Ds of LSD 

 

 

(b) Bkdi of LSD 

Fig. 3.5.8 Comparison of M.S. – D/t relationship (neq = 2.25, Long period earthquake) 
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(a) M.S. on λe – D/t distribution map 

 

 

(b) M.S. – D/t relationship 

Fig. 3.5.9 Comparison of M.S. (Ds of BSL, neq = 6.10, 2011 Tohoku) 
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(a) M.S. on λe – D/t distribution map 

 

 
(b) M.S. – D/t relationship 

Fig. 3.5.10 Comparison of M.S. (Bkdi of LSD, neq = 6.10, 2011 Tohoku) 
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(a) Ds of LSD 

 

 

(b) Bkdi of LSD 

Fig. 3.5.11 Comparison of M.S. – D/t relationship (neq = 4.0, Multiple near fault earthquake) 
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3.6. 3章のまとめ 

本章では，広範な径厚比パラメータを有する円形鋼管ブレースの部材破断とブレース付鋼構造

骨組の累積変形性能の因果関係について有限要素法を用いた詳細な数値解析と性能確認実験を用

いた検証を行い，さらに保有水平耐力計算について，層の許容できる累積塑性変形量の観点から，

円形鋼管ブレースの部材破断を考慮した層の構造特性係数 Dsの評価手法を提案し，同部材破断に

対する建築基準法告示 3-5)や LSD 指針 3-9)の弾塑性設計の耐震性能指標の安全余裕率について径厚

比に着目して分析した。本章で得られた主要な知見を以下に示す。 

 

1) 柱梁骨組に対し，G.PL を割込溶接した円形鋼管ブレース部材の破壊性状は，骨組面内方向

の付加曲げの影響により，径厚比に応じて母材端部のみに局部座屈を生じて亀裂発生に至

る場合と，母材中央部と端部に局部座屈を生じて中央部が先行破壊する場合と，特定の層

間変形角範囲内では局部座屈を生じない場合に分類される。ただし，溶接部に応力集中が

生じて破断しない限り，架構内のブレース部材においても，破断までの累積変形性能は提

案した部材破断時期評価手法を用いて概ね検証できると考えられる。 

 

2) 径厚比が小さく局部座屈を生じにくいブレース部材は，径厚比の大きいブレース部材より

高い累積変形性能を発揮する。本検討の準静的入力下では，径厚比約 11 の円形鋼管ブレー

ス部材は，等断面積の径厚比約 42 の円形鋼管ブレース部材と比較して，累積等価軸歪は

約 4.2 倍，無次元化累積吸収エネルギー量は約 1.9 倍，同じく平鋼ブレースの無次元化累積

吸収エネルギー量合計値は約 1.5 倍向上した。ただし，径厚比の小さい円形鋼管ブレース部

材は，保有耐力接合を満たしても，溶接突端部の応力集中を緩和できずに亀裂を生じ，累

積変形性能が劣化する場合があり，接合部の納まりに留意が必要である。 

 

3) 円形鋼管ブレース部材の径厚比による累積変形性能差は，ブレース付鋼構造骨組の動的な

終局耐震性能に影響を与える。本検討の地震動入力下では，径厚比約 11 の円形鋼管ブレー

ス付鋼構造骨組は，等断面積の径厚比約 42 の円形鋼管ブレース付鋼構造骨組と比較して，

接合部仕様によりブレース端部が早期破断したものの，全断面破断までの地震動入力は実

大で 78 cm/s に基準化した El Centro NS の振幅倍率 150 %入力 1 回分増大した。また，どち
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らの試験体も著しい応答増大や架構の倒壊現象はブレース部材の全断面破断時に顕著とな

った。 

 

4) 架構の塑性エネルギー吸収能力を表す構造特性係数は，等価繰返し回数 neq=2 とした場合の

円形鋼管ブレースの部材破断を考慮した Ds 評価値に対し，LSD 指針 3-9)の径厚比制限(D/t

≦36)であれば，告示 Ds現行値は最低 36 %程度，LSD の低減係数 Bkdiは最低 44 %程度の余

裕率を有するが，制限以上の径厚比範囲では余裕率が負となる場合がある。同傾向は有効

細長比が小さい程顕著であり，特にブレース部材の水平力分担率による割増が適用されな

い告示の BA ランクは余裕率の低下が著しく，部材群ランク A の柱梁層骨組に対し，D/t≧

約 60 の告示Ds現行値の余裕率は- 75 ~ 21 %に分布する。 

 

5) 地震動の継続時間性や主要動の多数回繰返しを考慮すると，現行の告示 Ds現行値や LSD の

低減係数 Bkdi のブレース部材の破断安全余裕率は従来の極稀に生じる設計用地震動入力を

用いた場合より低下し，LSD 指針 3-9)の径厚比制限(D/t≦36)範囲内であっても告示 Ds 現行

値や LSD の低減係数 Bkdiの安全余裕率が負として評価される場合があり，経済的な耐震構

造の選択肢として強度型架構の設計限界が示された。 
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4.1. 序 

第 3 章の検討より，弾塑性設計の構造特性係数 Dsは，従来の極稀に生じる設計用地震動入力で

は径厚比が 40 を超える範囲で，継続時間の長い地震動や 2 回以上繰返す地震動入力では鋼構造限

界状態設計指針の径厚比制限 36 以下でも BA や BB ランクの範囲で，破断安全余裕率が負になる

場合があることが定量的に示された。設計用入力レベルに応じた径厚比制限と Dsの設定という解

決が考えられるが必要鋼材量の増大が懸念される。これらの結果は経済的と見なされている強度

型架構の設計限界を示唆していると考えられる。また，強度型ブレースは全体座屈後に破断する

と架構の応答変位が急増するため，要求性能の高い建築物では，主架構に損傷を蓄積する弾塑性

設計を適用することは必ずしも適当とは言えない。同様の施設では，一部に制振部材(ダンパーと

も称する)を導入することで，同様の入力では，強度型ブレースを曲げ座屈させないという応答制

御設計が有効である。特に座屈拘束ブレース(BRB)などの弾塑性ダンパーは，応答低減効果に加え

て周辺部材の荷重制限効果があり，個材座屈が問題となる強度型ブレースに代わり適用が進んで

いる。そこで第 4 章，5 章では骨組への望ましいブレース配置と耐震性能との関係を分析する。 

制振構造の設計は，応答スペクトル解析法に基づく略算が時刻歴応答解析より時間効率性に優

れる。特に Jacobsen に端を発する等価線形化法 4-1)は，振動系の付加減衰を手計算できるため，笠

井を初めとした精力的な検討が行われ，各制振部材に対応した簡易な評価法の分類・体系化が進

み，標準的な最適設計法が既に確立している 4-2)。簡易手法は数値解析を行う前の計画段階で実用

的であり，特定の制御構造に特化した派生法も多く検討されている例えば4-3)。しかし，簡易手法の適

用範囲は，単純な振動系に置換できる理想的な制御構造に限られ，空間構造など複雑な振動性状

を示す構造物では時刻歴応答解析を用いて試行錯誤する場合が多い例えば 4-4), 4-5)。特に強度型ブレー

スが混在する応答制御型架構の設計では，“どこにどれだけの強度型ブレースと制振ブレースを配

置すると効果的か？”など離散的な部材の配置と容量の検討が必要であり，単純な振動系に置換

える手法は合理的とは言えない。これに対して複素固有値解析と応答スペクトル解析法を組合せ

た手法は，各部材を考慮した立体モデルに適用可能であるが，弾塑性ダンパーの取扱いが難しく，

特定の弾塑性履歴に特価した手法 4-6)など適用範囲は未だ限られている。第 1 章で述べたように，

応答制御型架構は建築設計の可能性を広げられる耐震構造であり，その設計に用いる応答評価法

は汎用性と拡張性が重要と考えられる。本章は第 5 章の最適設計への展開を目的として，任意形

状のブレース付鋼構造骨組に適用可能な応答スペクトル解析法を構築し，その適用性を検証する。 
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4.2. ダンパーを有する多自由度系を対象とした既往の応答スペクトル解析法 

初めにダンパーを有する多自由度系を対象とした既往の応答スペクトル解析法について，本章

で提案する手法と関係が深い手法を概説する。なお，特に応答スペクトル法を含めたモード解析

手法は，文献によって様々な用語が使用されているため，本節では制振構造物の地震応答評価に

用いられる範囲でモード解析の基本知識に触れつつ，本章における各種用語の定義も行う。以下，

振動系は行列形式で表記し，質量行列 M，減衰行列 C，剛性行列 K(Keq)の対称性に基づき，振動

系は MK 型(非減衰系 or 比例減衰系)，MCK 型(実対称減衰系，非比例減衰系)，MKeq 型ないし

MCKeq型(複素非対称減衰系，非比例減衰系)と分類して論述する。 

 

4.2.1. 各種用語について 

(a) 振動固有値解析 (特に比例減衰を例として) 

n 自由度の振動系が質量行列 M，剛性行列 K を有していると仮定する。非減衰振動系の固有値

は，式(4-1)を変換した一般固有値問題式(4-2)を解くことで得られる。振動系の揺れ方(周期や振動

形状)に関する情報を得るために固有値問題を解くことを振動固有値解析と呼び，非減衰振動の場

合は最大で n 次の固有値が得られる。減衰振動の場合でも同様な振動固有値解析が可能であり詳

細は 4.2.3 節で述べる。なお，断りがない限り，モード番号順は固有周期の大きい順番を仮定する。

本章では，振動の固有値しか取り扱わないため，以下では固有値解析と略して記す。 

{0}M K x x          (4-1) 

( ) {0}K M u         (4-2) 

ここに，x， x はそれぞれ応答の変位，加速度ベクトル，λは非減衰振動の固有値 (= ω2)，u は

非減衰振動の固有モードベクトル，ωは固有円振動数である。 

一般に構造物の減衰のメカニズムは複雑であり，減衰行列 C のモデル化は難しい。これに対し

て比例減衰とは，振動系の主要なモード応答の減衰性能(例えば低層の重層構造物であれば 1 次)

を適切に表現できる様に非減衰振動の固有振動特性に基づいて一義的に設定される減衰である。

非比例減衰とは，ダンパーなど振動系の中で減衰性能を発揮する部位が明確になっている場合に

用いられる減衰であり，比例減衰 C に要素減衰行列を累加することで作成することも少なくない。 

固有モードベクトルの直交性から，振動系は等価な縮約 1 自由度系にモード分解される。特に

比例減衰系の場合では，減衰行列 C は M または K の線形和として表現されるため，C は非減衰
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振動の固有モードベクトルで同様にモード分解することができ，対応する各モード減衰比 ξ を得

る。縮約 1 自由度系の運動方程式を一般座標上(実関数 q)の非連成モード方程式(4-3)と呼ぶ。なお，

振動理論では，固有ベクトルは質量行列に対して正規化(us
TMus = 1)することが多く，本論も従う。 

20 2 0s s s s s s s s s s s sm q c q k q q q q                (4-3) 

ここに s はモード番号，ms = us
TMus，ks = us

TKus，cs = us
TCus = us

T(aM + bK)usであり，それぞれ

広義のモード質量，モード剛性，モード減衰であり，値は固有ベクトルの長さに依存して変化す

る。a と b は比例減衰の係数であり，質量比例，剛性比例，レーリー型などで計算法が異なる。 

構造物の振動は，振動系の固有振動特性の重ね合わせである程度表現することができ，特に材

料的，幾何学的に線形の範囲であれば，地震動入力に対する応答を，振動固有値解析の結果(固有

周期や固有モードベクトル)の畳み込みで求めることが出来る。この振動解析手法をモード解析手

法 (モード重合法，モーダルアナリシス)と呼び，主として応答時刻歴を計算するモード応答解析

法と，より計算少なく最大応答だけを略算する応答スペクトル解析法に分類される。モード解析

手法は，固有値解析以外は線形方程式を解く必要がなく，適用範囲が線形応答に限られるものの，

時刻歴応答解析より計算時間が短く済む。なお，本論ではモード解析と固有値解析は区別する。 

 

(b) モード応答解析法 

地動入力加速度 xg を受ける比例減衰の振動系の運動方程式は式(4-4)で表され，その場合の非連

成モード方程式は式(4-5)で表される。 

{1} gxM C K M    x x x        (4-4) 

22s s s s s s s gq q q x               (4-5) 

ここに，βは刺激係数と呼ばれ，式(4-6)で計算する。固有ベクトルと刺激係数の積 βsusは刺激関

数と呼ばれる。β は固有ベクトルの直交性に基づき，展開定理を利用して単位外乱ベクトル{1}を

モード分解した係数であり，外乱に対する各モードの寄与度を表す。また，集中質量で構成され

た質量行列M の場合では，式(4-7)より広義質量と刺激係数の 2 乗の積 βs
2msが，振動系の総質量に

対するモード有効質量 Ms となり，総質量に対する比(有効質量比)は卓越固有振動特性の指標とし

て用いられ，モード解析手法においては重合に用いるモードの選定の指標にも用いられる。 

{ }s
s

s s

M 1
=

M




u

u u
         (4-6) 
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2

1 1 1

{ } { } ( )
n n n

s s s s s s s
s s s

m M1 M 1 = )M( 

  

     u u  ( T
s sM u u  = 1)   (4-7) 

振動系の時刻 t に対する応答 x は入力 xgに対するモード基本解 sq (縮約 1 自由度系の応答値)よ

り式(4-8)で求められる。 

0
1

( ) ( )
n

s s s
s

t q


 x u         (4-8) 

 

(c) 応答スペクトルと応答スペクトル解析法(Response Spectrum Analysis, RSA) 

実際の耐震設計における興味は地震応答の最大値の検定にあることが多く，応答スペクトル解

析法は各モードの最大応答値のみを重合し，振動系全体の最大応答値を略算する。任意の固有円

振動数ω，減衰比 ξを有する 1 自由度減衰振動系の地震時最大応答を統計化したデータベースは応

答スペクトルと呼ばれる。応答スペクトルは，1 自由度系の結果であるものの，構造物の固有周期

と地震応答の関係性を議論する指標として用いられることが多い。式(4-5)に示すように，非連成

モード方程式は 1 自由度減衰振動系であり，各モード基本解の最大応答は応答スペクトル値に等

しく，その振動モード全体の最大応答は応答スペクトルと刺激関数のスカラーベクトル積として

表現される。ただし，各モードは固有周期が異なることが多く，各モードの最大応答は一般に同

時性を有するとは限らないため，応答スペクトル解析法では，各モードの最大応答の重合方法に

ついて種々の提案がある。ここでは特に評価精度が良い SRSS 法や CQC 法について述べる。 

SRSS 法は，各モード応答が同時に発生しないということを考慮し，確率論の観点から各モード

の 2 乗和平方を用いて最大応答を評価する手法である。ここに i は自由度番号である。 

 2

SRSS
1

( ) ( , )
n

i s i s d s s
s

R u S


            (4-9) 

ただし，特にモード間の固有円振動数が近接し，その相関が無視できない場合では，SRSS 法は

誤差が大きくなることが知られている。これに対して CQC 法は，モード間の相関を考慮した 2 乗

和平方を用いて最大応答を評価する。ρはモード相関を考慮するための係数であり，対象とする応

答の種類よって式(4-11)～式(4-13)を用いる。γ =ωr / ωsである。 

CQC
1 1

( )( ) ( , ) ( , )
s r

n n

i si s ri r d s s d r r sr
s r

R u u S S
 

              (4-10) 

相対変位・部材力：

1.5

2 2 2 2 2 2

8 ( )

(1 ) 4 (1 ) 4( )
s r s r

sr
s r s r




    
   


       

   (4-11) 
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相対速度：

1.5

2 2 2 2 2 2

8 ( )

(1 ) 4 (1 ) 4( )
s r r s

sr
s r s r




    
   


       

    (4-12) 

絶対加速度：
 
 

3

2 2 2 2 2 2 2 2

8 4 ( )

(1 4 )(1 4 ) (1 ) 4 (1 ) 4( )

s r r s s r r s
sr

s r s r s r

  


      

        


         
  (4-13) 

 

(d) 等価線形化法 (等価線形化法を組合せた応答スペクトル解析法) 

等価線形化法の初出は 1930 年の Jacobsen の文献 4-1)であるとする。これはノイマン型コンピュ

ータや応答スペクトルが発明される前であり，初期の等価線形化法とは，特に機械構造物を対象

に，種々の減衰特性を有する 1 自由度振動系の運動方程式を，正弦波一周期分のエネルギー吸収

量が等価な線形粘性減衰の 1 自由度振動系の運動方程式に置換し，その定常応答を解析的に検証

するための近似解法であった。ただし，結果として種々の減衰特性に対する等価な線形粘性減衰

が得られるため，応答スペクトルを利用する強度型の耐震設計の隆盛に伴ない，等価線形化法は 1

自由度系と見立てた主架構の塑性エネルギー吸収と付加減衰比の評価手法に意味が移り変わった。

これに対し Jacobsen は 1960 年に文献 4-7)にて，弾塑性減衰では評価精度に限界があることを指摘

しつつ，1自由度の線形粘性減衰系との比較から一般的な付加減衰比ξeqの評価式(4-14)を提案した。 

1

4
eq E
ξ

πW
      (4-14) 

ここに，E は正弦波一周期分のエネルギー吸収量，W は弾性歪エネルギーである。同式は速度

の 1 乗に比例する線形粘性減衰振動系の減衰比の理論解である。 

その後の等価線形化法は，笠井らの検討に代表されるように，制振構造物の設計手法に導入さ

れ，日本免震構造協会の設計マニュアル 4-2)などで標準化された。同手法では，構造物全体を置換

した等価 1 自由度振動系を用いてダンパーの諸元を検討した後に，種々の仮定に基づいて建物各

層にダンパーを配分するという手続き踏む。等価線形化法は各ダンパーの付加減衰の評価に用い

られ，各種のダンパーに対する付加減衰比の評価法が分類・体系化されている。現在の等価線形

化法は「エネルギー吸収要素の付加減衰を簡易的に考慮した応答スペクトル解析法」と捉えられ

ることが少なくないが，厳密には「付加減衰の評価手法」であり，その地震応答評価は「等価線

形化法＋応答スペクトル解析法」と呼ぶのが正確である。なお，以上に示したように，等価線形

化法は基本的に 1 自由度振動系を対象とする付加減衰比の評価手法であることに留意が必要であ

る。次節からは，個別のダンパーを考慮できる多自由度系の地震応答評価について言及する。 
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4.2.2. 拡張型等価線形化法 

ダンパーを有する多自由度系の地震応答評価では，前節に述べた等価線形化法を組合せた応答

スペクトル解析法に類する手法として Biggs rule4-8)が挙げられる。同手法はダンパーにより非比例

減衰となる多自由度系の地震応答を，比例減衰系であるMK 型の固有振動特性(周期，モードベク

トル，刺激係数，比例減衰の初期モード減衰比 ξs0)を用いて近似評価する手法である。Biggs rule

では，多自由度系の s 次の等価モード減衰比 ξs
eqは，s 次モード最大変形時における i 番目の構成

要素(骨組モデルであれば部材，串団子モデルであれば層)の等価減衰比 ξs
i を弾性歪エネルギーWs

i

で重み付けし，全構成要素の弾性歪エネルギーの総和で平均化する式(4-15)で求める。また，Biggs 

rule を付加減衰比の評価式と厳密に捉え，同式に初期モード減衰比 ξs0を含まない場合がある。 

0 0

1

4

i i i
s s s

eq i i
s s si i

s s
i i

ξW E
ξ ξ ξ

πW W
   
 
     (4-15) 

展開部分に示すように，この重み付け平均は，多自由度系を 1 自由度系と見立てて，定常応答

下における全ての吸収エネルギーEs と弾性歪エネルギーWs の比を求めていることと同じであり，

式(4-15)は 1自由度系の等価線形化法の拡張と言える。なお，各等価モード減衰比を計算した後は，

対応する応答スペクトル値と従来の応答スペクトル解析法(SRSS，CQC 法など)により地震応答を

評価する。Biggs rule は，手計算の範囲でも建物内の様々なダンパーのエネルギー吸収を考慮した

地震応答評価が可能であり，日本免震構造協会の設計マニュアル 4-2)では，重層構造物を対象に，

モード重合の代わりにBi 分布の振動モードだけで地震応答評価する手法が示されている。 

その一方で，Biggs rule などに挙げられる近似的な地震応答評価法は，MK 型の非減衰モード形

状を前提としており，ダンパーにより比較的大きな減衰比を有するモードでは，非減衰モード形

状はダンパーを考慮した真の減衰モード形状と乖離する可能性があり，振動モードの位相差の影

響を含め，強減衰比を有するモードの地震応答評価精度は保証されない。例えば竹内ら 4-9)は，粘

弾性ダンパーで改修されたトラス鉄塔の立体モデルの地震応答評価に Biggs rule を適用し，その有

効性を示しているが，1 次モード減衰比は約 7%程度の範囲で運用されている。また，同検討内で

は，部材の減衰比 ξs
i の評価に用いる弾性ひずみエネルギーWs

i の種類が建物種別(軸力抵抗系，曲

げ抵抗系)に依存する点が報告されている。以上の理由から，拡張型等価線形化法を用いた非比例

減衰系の近似的な応答スペクトル解法は，任意のダンパーを有する任意形状の立体モデルに用い

る手法としては，拡張性・汎用性・適用範囲の点で制約が多いといえる。  
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4.2.3. 非比例減衰系のための拡張型モード重合法 

前節の問題点に対する解決策として，非比例減衰系の複素固有値に基づく拡張型モード重合法

が挙げられる。複素固有値解析はダンパーを有する多自由度系の厳密な各モード減衰比と振動モ

ード形状の精算に適している。文献 4-10)より，一般的な MCK 型の複素固有値は，2 階連立微分

方程式(4-16)に恒等式(4-17)を加えた 1 階連立微分方程式(4-18)を，標準固有値問題に書き換えた式

(4-19)の解として得られる。この手法は提案者の名前より“Foss の手法”と呼ばれることがある。 

{1} gxM C K M    x x x        (4-16) 

{0}-K K  x x          (4-17) 

gxM K ME  X X         (4-18) 

1 1M C M K
v

I 0

       
     

    

 
 

u u

u u
      (4-19) 

ここに，x， x ， x はそれぞれ応答の変位，速度，加速度ベクトル，xgは入力加速度，λは複素

固有値，u は 1×n の複素固有モードベクトルであり，I は n×n の単位行列であり，0 は n×n の零行

列ないし 1×n の零ベクトルである。 

=
M 0

M
0 K

 
 
 

, =
C K

K
K 0

 
 
 

, 
1

E
0

 
  
 

, 
 

  
 

x
X

x
である。 

M，C，K 行列が n×n の正方行列とすると，式(4-19)より，λと u はそれぞれ 2n 個存在し，式(4-19)

は非対称行列のため固有値，固有ベクトルは複素数となる。ただし，M，C，K は一般に実対称行

列のため，重複解を除けば複素共役な n 組のペアが保証される。なお，これは振幅 D，固有円振

動数ωで自由振動する1自由度非減衰系の自由振動解の複素数表示 x = D eλtが λ = ± ωiとなるよう

に，MK 型の非減衰振動系の固有値でも成立する。なお，MK 型の場合では，λ = ω2 (正の実数)と

して固有値問題を定式化(4.2.1 節(a)参照)する事が多いため複素数解は発生しない。MCK 型の場合

では，λ = - Re(λ)+ i Im(λ)として，1 自由度減衰振動系の自由振動解(式(4-20))との比較から，各モー

ドの固有円振動数ω = |λ|とモード減衰比 ξ = - Re(λ) / |λ|が得られる。式(4-20)の右側の展開部分では，

te  が振動の減衰部分に相当し，
2 21 1

1 2
i t i tD e D e      が調和振動部分に相当する。振幅 D1と振

幅 D2は振動系の時刻 t = 0 における初期条件(変位や速度など)で決定される未定係数である。 

 2 2 2 2( 1 ) ( 1 ) 1 1
1 2 1 2 1 2

i t i tt t t i t i tx D e D e D e D e e D e D e
           

                 (4-20) 
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複素固有値解析より，MCK 型では一般化座標上で共役な n 組の非連成モード方程式が得られ，

s 次モードでは式(4-21)，式(4-22)となる。 

0 0s s s gq q x            (4-21) 

* *
0 0s s s gq q x            (4-22) 

ここに，*は複素共役であり，モード基本解は 0s s sq q  ， * * *
0s s sq q  であり，複素刺激係数 βs，

βs
*は式(4-16)～式(4-19)に示す固有値問題の直交性と展開定理から n 組求められる(式(4-23)，式

(4-24))。 

s
s

s s

v ME
=

v Mv



          (4-23) 

* s
s

s s

v ME
=

v Mv



           (4-24) 

振動系が線形の範囲であれば，系の時刻 t に対する応答は入力 xgに対するモード基本解 0sq ，
*
0sq

に複素固有ベクトル vs，vs
*を乗じた総和(式(4-25))で表現され，複素共役性から虚数部は相殺され，

応答値は実数として得られる。これが一般的な非比例減衰系のモード応答解析である。 

* * *

1 1

( )
( ) 2 Re( )

( )

n n

s s s s s s s s s
s s

x t
q q q

x t
v v v  

 

 
   

 
 


     (4-25) 

しかし，式(4-21)と式(4-22)に示すように，固有モード成分や非連成モード方程式は変位と速度

に関する複素項を含んでおり，MK 型を前提とする実数ベクトルのモード重合法は一般に適用不

可能である。その一方で，この問題について複素固有値を従来の RSA に用いる手法が種々提案さ

れており，本論では Sinha ら 4-11)の修正 SRSS 法および修正 CQC 法を採用する。 

Sinha らの手法では，MCK 型の複素共役ペアの性質から，s 次の非連成モード方程式を，対応す

る実関数 xs を用いて式(4-26)で書き換え，式(4-21)に代入して一般的な地動入力加速度を受ける一

質点系の運動方程式(4-27)を得る。同式の最大応答は当然ながら応答スペクトル値となる。 

*
s s s sq x x             (4-26) 

2 22s s s s s s gx x x x               (4-27) 

式(4-26)を式(4-25)に代入することで，式(4-28)を得る。 
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 *

1

( )
2 Re( ) Re( )

( )

n

s s s s s s s
s

x t
x x

x t
v v



 
   

 



        (4-28) 

ここで max sins s sx x t  ， max coss s s sx x t    で近似し，s 次モードの i 番自由度の変位応答と

して式(4-29)～式(4-31)を得る。 

( , )sin( )i s i s d s s s i sx B S t           (4-29) 

*2 Re( ) / sin( )i s s s i s i sB u          (4-30) 

1 *tan ( Re( ) / Re( ))i s s s i s s i su u           (4-31) 

ここに， ( , )d s sS   は s 次の固有円振動数 ωsとモード減衰比 ξsに対応する変位応答スペクトル

であり，iBsは実数化刺激関数であり，iθsは相当する位相角である。 

最後に修正 SRSS 法は式(4-32)，修正 CQC 法は式(4-33)で定義される。 

 2

SRSS
1

( , )
n

i i s d s s
s

R B S


           (4-32) 

CQC
1 1

( , ) ( , )cos( )
s r

n n

i i s i r d s s d r r s r sr
s r

R B B S S
 

             (4-33) 

ここに，ρは従来の CQC 法で用いられるモード相関係数であり，対象とする応答の種類よって

式(4-11)～式(4-13)を用いる。γ =ωr / ωsである。式(4-32)と式(4-33)は各自由度毎に計算する。 

特に修正 CQC 法は各自由度毎のモード間の位相差の影響をある程度考慮することができ，文

献 4-11)では基礎免震構造の病院建築を対象に，非減衰モード形状に基づく近似評価(実数固有ベク

トルで非比例減衰行列を擬似的に展開してモード減衰比を計算する)との比較検証で減衰比 35%ま

で良好な精度で評価可能であることが示されている。なお，非減衰モード形状に基づく近似評価

では，減衰比 10%を境界にベースシア計算値の精度が悪化する。等価線形化法はモード減衰比の

評価方法が異なるものの，最終的に非減衰モード形状に基づく従来 CQC 法で応答評価する点で共

通しているため，その適用範囲はモード減衰比約 10%までと考えられる。本論ではこの修正 CQC

法を振幅依存型の減衰性能を示す弾塑性ダンパーを有する振動系へと拡張して用いる。 
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4.3. 一般化応答スペクトル解析法(GRSA)の提案 

本節では，提案する地震応答評価の主要部分を言及した後で，その計算手順を述べる。 

 

4.3.1. 複素非対称減衰系の地震応答評価 

提案する応答スペクトル解析法では，複素剛性 4-12)を用いて弾塑性ダンパーの減衰を模擬する。

複素剛性は数式表現に種々の手法が提案されているが，提案手法では式(4-34)を採用するものとす

る。なお，複素剛性は文献によって複素バネ，ヒステリシス減衰，構造減衰，複素減衰などと呼

ばれることがある 4-13)。本論は複素剛性と統一して述べる。 

( sgn )e xa ib kw+     (4-34) 

ここに kxは弾性剛性，a は等価剛性係数，b はエネルギー吸収係数，sgnωeは仮想外力円振動数

の符号関数である。 

同式に示すように，複素剛性は剛性が実部と虚部で構成され，減衰性能は実部と虚部の位相差

で模擬される。複素剛性の履歴性状は，定常応答時において，線形粘弾性(粘性減衰係数 c)と同様

な楕円形(Fig. 4.3.2 参照)である。1 自由度系であれば，両者は広範囲の固有円振動数に対して地震

応答，減衰比，共振曲線の性状が殆ど変わらないことが知られている例えば 4-13)，4-14)，4-15)。しかしな

がら，多自由度系では，粘性減衰は全体減衰行列に含まれ，速度(または周波数)依存型の減衰とし

て全固有振動モードの減衰比に影響を与える。これに対して複素剛性は全体剛性行列内に含まれ，

振幅依存型の減衰として固有円振動数に関わらず一定の減衰を与える。このように複素剛性は，

弾塑性ダンパーの塑性化による減衰を模擬する手法として，高次モードの減衰比も増大する等価

粘弾性より直接的であるといえる。提案手法では，複素剛性と粘弾性に関する 1 自由度系と多自

由度系の性質を利用して，最初の多自由度系では複素剛性と付加粘性減衰要素を考慮した振動系

の固有値解析を行い，縮約 1 自由度系にモード分解した後に，等価な線形粘性減衰系(1 自由度の

MCK型)に読み替えて修正CQC法を適用する。ただし，複素剛性を含む剛性行列は非対称となり，

振動系全体も複素非対称減衰系 MCKeq型となるため，修正 CQC 法の適用には固有値の選択に工

夫が必要である。提案する応答スペクトル解析法では，一般性・汎用性に重きを置いており，本

節では MCKeq型に限らず，その他(MK 型，MCK 型，MKeq型)も含めて議論する。 

1 自由度系 MCKeq型の自由振動方程式は式(4-35)で与えられ，その特性方程式は式(4-36)，重解

を除いた場合の複素固有値グループは式(4-37)で得られる。 

( sgn ) 0e xmx cx a ib k x         (4-35) 
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2 2
0 02 ( sgn ) 0v ea ib         , tx Ae    (4-36) 

MCKeq型: 

2 2
0 0

2 2
0 0

2 2
0 0

2 2
0 0

( ) ( )
( 0)

( ) ( )

( ) ( )
( 0)

( ) ( )

v k v k

e

v k v k

v k v k

e

v k v k

i a

i a

i a

i a

     


     


     


     

     
     
     
    

   (4-37) 

2 2 2 2( ) ( )

2
v v

k

a a b 


    
     (4-38) 

ここに，m は質量，c は粘性減衰係数，kxは弾性剛性，a は等価剛性係数，b はエネルギー吸収

係数，sgnωe は仮想外力円振動数の符号関数，i は虚数単位，ω0 は固有円振動数，ξv は粘性減衰の

みに関する減衰比，ξkは複素剛性と粘性減衰を含む減衰比，A は未知量の変位振幅，x，x，xはそ

れぞれ応答の変位，速度，加速度である。 

式(4-37)は本論が対象とする全振動系に関する一般化された固有値表現であり，複素剛性のエネ

ルギー吸収係数 b を 0 とした時は実対称減衰系 MCK 型(式(4-39))，粘性減衰係数 c を 0 とした時

は複素非対称減衰系 MKeq型(式(4-40))，b と c を共に 0 とした時は MK 型(式(4-41))の固有値に帰

着する。特に a = 1 の場合の自由振動の応答変位 x は 4.2.3 節に示すとおりである。 

MCK 型: 

2
0 0

2
0 0

( )

( )

v v

v v

i a

i a

   


   

   
  

     (4-39) 

MKeq型: 

2 2 2 2

0 0

2 2 2 2

0 0

2 2 2 2

0 0

2 2 2 2

0 0

2 2
( 0)

2 2

2 2
( 0)

2 2

e

e

a a b a a b
ω i ω

ω

a a b a a b
ω i ω

λ

a a b a a b
ω i ω

ω

a a b a a b
ω i ω

      
 
      
 
      
 
      


  (4-40) 

MK 型: 
0

0

i a

i a






 


       (4-41) 
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Fig. 4.3.1 に複素平面上の固有値分布図を示す。同図は，4.5 節で述べる鉄塔の立体モデルを例に

固有値解析した例であり，比例減衰の全体減衰行列 C に粘弾性ダンパーの付加粘性減衰を含んだ

場合の MCK 型と，弾塑性ダンパーによる複素剛性だけを含んだ場合の MKeq型と，比例減衰の全

体減衰行列C に複素剛性を含んだ場合の MCKeq型の固有値に対応する。Fig. 4.3.1 の虚数軸の領域

は非減衰振動系 MK 型の固有値(式(4-41))に対応し，実数軸の負の領域は過減衰振動(減衰比 100%)

に対応する。MCK 型に代表される自然な減衰振動系(各全体行列が対称となる)では，式(4-39)や

Fig. 4.3.1(a)に示すように，固有値は全て負の実数部領域(減衰振動)に分布し，重複固有値を除いた

複素共役性が保証されるため，4.2.3 節に示した減衰振動系のモード解析が行うことが出来る根拠

となるっている。その一方，複素剛性は，材料の非線形特性として発揮される振幅依存型の減衰

性能を，線形応答の範囲で表現するために考案された架空の(言い換えれば不自然な)数値表現であ

り，複素剛性を含む減衰振動系では，剛性行列が非対称となるため，式(4-40)や Fig. 4.3.1(b)に示す

ように，正の実数部領域の固有値(≒発散振動)が求まる。式(4-37)の上行の 2 ペアに示すように，

そのままでは固有値ペアの複素共役性が成立しないため，複素非対称減衰系では，辻褄を合わせ

るために，負の仮想外力円振動数や符号関数を追加して共役性を人工的に生み出す。MKeq型では，

式(4-37)に示すように，固有値が原点対称であるため，各モードの固有値グループとモードパラメ

ータ(ω0，ξk，a，b)を抽出することは可能であるが，MCKeq型では，式(4-37)や Fig. 4.3.1(c)に示す

ように，対称軸が各 ξvで決定し，多自由度系の MKeq型で発散振動側だった固有値が減衰振動側に

移動する場合がある。自由度数が大きくなると，この対称性の欠落により MCKeq型の各モードパ

ラメータ(ω0，ξv，ξk，a)を抽出することは困難である。しかし，MCKeq型で用いるべき正しい減衰

振動の複素共役解は式(4-37)より判別でき，GRSA では第 1，第 3 解を抽出し，MCK 型固有値と

読替えて修正 CQC 法を準用する。同様の理由により，式(4-33)上はω = |λ|，ξ = -Re(λ)/ωとする。

なお，4.4 節以降の検討は，この準用の妥当性や精度の検証も兼ねている。 

なお，複素剛性を利用した応答スペクトル解析法は，田治見・石丸らのグループの検討例えば4-6)，4-16)

がよく知られている。ただし，同手法では，モード重合に複素刺激関数の絶対値を利用した SRSS

法を利用しており，本論が提案する応答スペクトル解析法とは異なる。文献では複素固有ベクト

ルの虚数部が無視できる場合(位相差が少ない)での妥当性が言及されているが，虚数部が無視でき

ない場合や減衰比が大きい場合などの妥当性は示されていない。  
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4.3.2. ブレース型弾塑性ダンパーの複素剛性要素 

(a) 複素要素剛性行列 

提案する応答スペクトル解析法では対象とする立体モデルが他の数値解析(例えば時刻歴応答解

析)にも共用される点を考慮し，ブレース型弾塑性ダンパーの複素要素剛性行列 Keq はトラス要素

の剛性行列に複素剛性パラメータを乗じた形式(4-42)で定式化し，仮想仕事法などに基づいて特別

な要素を新規に構築することは避ける。これは，他の数値解析(応力解析，静的増分解析，時刻歴

応答解析など)で使用するモデルと提案手法で使用するモデルの差分を，弾塑性ダンパーの部材要

素に乗じる複素剛性パラメータだけに留め，異なるプログラム間でのモデルの互換性を尊重する

ための処置である。従って，複素要素剛性は提案する応答スペクトル解析法を実行する場合のみ

作成し，後述の適用性検証の時刻歴応答解析では含まれていない。なお，同式は複素剛性が関わ

る部分だけを示している。 

( sgn ) ( sgn )

( sgn ) ( sgn )

e x e x

eq L G G
e x e x

a ib k a ib k

K K K K
a ib k a ib k

 

 

   
 
    
   
 
 

 
   

 
   

 (4-42) 

kx = b

b

A E

L
     (4-43) 

ここに，立体モデルの各節点は並進に関する 3 自由度(ux, uy, uz)と回転に関する 3 自由度(θx, θy, θz)

を合わせた合計6自由度(変位に関する)を有し，各部材軸は右手系の要素座標系の x方向に対応し，

kxは一様断面の弾性軸剛性，KLは 12×12 の線形剛性行列，KGは 12×12 の幾何剛性行列，a は等

価剛性係数，b はエネルギー吸収係数，sgnωeは仮想外力円振動数の符号関数，Abは軸断面積，Lb

は部材長さ，E はヤング率である。同式に示すように，複素要素剛性行列は，複素数領域での行列

の対称性(エルミート性)を有さず，非対称である。なお，同様な手順を踏むことで，様々な部材要

素モデルについて，利便性の点で優位な複素剛性要素を構築することが出来ると推測される。 

ブレース型弾塑性ダンパーの複素剛性は線形剛性 KLの軸剛性にのみ適用する。幾何剛性行列KG

は初期応力行列ともよばれ，部材軸力による見かけの剛性低下(あるいは上昇)を模擬するための剛

性行列であり，固定荷重の影響を考慮する場合に実対称な行列として作成する。なお，立体的な

トラス構造物をモデル化する場合に，数値的な特異性を避ける目的で要素剛性行列は意図的に微

小な曲げ剛性の項目を含ませる場合がある。 
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(b) 複素剛性関係式 

初めに定常加振力 0 sin eF t を受ける 1 自由度振動系に基づいて等価線形化法を補足する。速度

依存型の非線形粘性減衰力 ( )F x を有する振動系では，式(4-44)に示すように，質量 m と剛性 k は

変化しない(固有周期が変動しない)ため，等価線形化はある定常応答振幅 x0下の等価粘性減衰係数

ceqの一対一対応のみ考慮すれば良く，多くの場合で x0も等価線形化前後で変化しないため良い近

似解を与える。これが本来の等価線形化法の適用範囲である。これに対して振幅依存型の非線形

復元力 ( )Q x を有する減衰系では，式(4-45)に示すように，塑性化により周期性が時々刻々変動し，

さらに着目する振幅によって異なる等価質量 meq，等価粘性減衰係数 ceq，等価剛性 keqが検討でき

る。このように部材の塑性化に伴う弾塑性減衰は，等価線形化の仮定(特に着目する周期と振幅)

に任意性があり，速度依存型の減衰と異なり，仮定次第で無数の評価式が得られることが過去の

検討例えば 4-17)によって示されている。弾塑性減衰の複素剛性への置換も一種の等価線形化であり，

複素剛性を決定するパラメータ関係式も同様な仮定の任意性を有し，理論的な正解は無い。 

0 0 0( ) sin ( ) sine eq emx F x kx F t mx c x x kx F t             (4-44) 

0 0 0 0 0( ) sin ( ) ( ) ( ) sine eq eq eq emx cx Q x F t m x x c x x k x x F t            (4-45) 

そこで本論では，バイリニア型の弾塑性履歴の減衰に関して，設計マニュアル等でも引用され

ている著名な 3 種類の等価線形化を複素剛性関係式として採用して比較検証する。Fig. 4.3.2 に定

常応答下におけるバイリニア型履歴の無次元荷重変形関係を，Table 4.3.1 に複素剛性関係式を示す。

Fig. 4.3.2 のUmは弾塑性履歴の最大変形振幅であり，複素剛性の楕円履歴の変異振幅 A はバイリニ

ア型履歴から変化しないと仮定して等価線形化する。μは塑性率，p は 2 次剛性比，ξ’ は要素減衰

比であり，Table 4.3.1 の γKは最大点割線剛性比，γE はエネルギー吸収比として下式で計算する。

また，本論の範囲では，弾塑性ダンパーに用いる鋼材は LY225(降伏応力度 225 N/mm2)を想定し，

初期剛性に対するダンパー塑性化後の2次剛性比pは0.02(一般的によく用いられている値)とする。

また，復元力特性は単純なバイリニア型を想定し，等方硬化等の性質は 2 次剛性比 p で模擬する。 

1 ( 1)
K

p μ
γ

μ

 
     (4-46) 

2

4 (1 )( 1)
E

p μ
γ

π μ

 
     (4-47) 

Table 4.3.1 に示すように，Geometrical Stiffness Method (以下，GSM)は，複素剛性の実部が等価剛

性に等しく，正弦波一周期分のエネルギー吸収量が元の履歴と等価であり，これは Jacobsen が提
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案した伝統的な最大点剛性法に対応する。これに対して Average Damping Method (以下，ADM)は，

Newmark らが提唱した平均減衰法に対応しており，日本免震構造協会の設計マニュアル等で使用

が推奨されている。ADM の要素減衰比 ξ’は塑性率に対して積分平均されるため，一般に ADM は

GSM より安全側の結果(地震応答値が大きめに評価される。)を与えると言われる。最後の Dynamic 

Stiffness Method (以下，DSM)はバイリニア型履歴のフーリエ級数展開の 1 次近似であり，Caughey

の最小二乗法に対応する。DSM の複素剛性の実部は一般に最大点剛性比 γKより小さくなる。この

手法は，日本建築学会の免震構造設計指針 4-20)に紹介されており，免震構造の定常応答の数値解析

に用いられることがある。なお，GSM と DSM は Jennings の検討 4-17)に倣って命名している。 

提案する応答スペクトル解析法は，任意形状の構造物を対象としており，どのような振動性状

を有しているか断定しない目的で，複素剛性関係式の塑性率 μは，各モードをCQC 法等で重合し

た変形応答値を最大変形として計算する。類似する方法に文献 4-21)が挙げられる。特定の振動モ

ードの変形を対象に μ を計算する方が精度が良くなる場合も考えられるが，特定の振動モードが

特に卓越する場合であれば，SRSS 法ないし CQC 法の重合応答値は自然とそのモード応答値に近

似することが一般的である。 
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Fig. 4.3.2 Normalized load-deformation relationship under a steady-state response 

 

 

 

 

Table 4.3.1 List of parameter formulations for elasto-plastic bilinear hysteresis. 

Method series a b ξ’ Reference 

Geometrical stiffness 

method (GSM) 
γK γE 2

E

K




 Jacobsen 

4-7) 

Average damping 

method (ADM) 
γK 2γKξ’ 

1

2
E

K


   Newmark 

et al. 4-18) 

Dynamic stiffness 

method (DSM) 
1 2 21 2

1 1cos 1
p

p
  

            
    

 γE 2

b

a
 

Caughey  

4-19) 

  

F/(KkxUm)

DSM

U/Um

ADM
GSM

1.0-1.0

a (DSM)

K

Bilinear hysteresis
p = 0.02,  = 6
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4.3.3. 一般化応答スペクトル解析法の計算ルーチンの詳細 

Fig. 4.3.3 に提案する応答スペクトル解析法のフローチャートを示す。提案手法は上述の複素固

有値解析と修正 CQC 法を用いた応答スペクトル解析法の収斂計算を中核としており，同図に示す

一連の数値解析群を“一般化応答スペクトル解析法”(Generalized Response Spectrum Analysis, GRSA)

と呼ぶ。なお，GRSA は数値解析ライブラリを除き，ソースコードは Fortran 90/95 で自作している。 

(a) 対象構造物 

本論の範囲で検討する GRSA は，応力弾性の主架構と有限のダンパーを有する任意形状の立体

構造物を対象としている。 

 

(b) 地震応答の評価手順 

0. プログラムにモデルデータ(節点座標，要素接続と要素種，質量，弾塑性ダンパーの複素剛

性関係式の指定，その他にモデル構築に必要な事項)，応答スペクトルデータベース，GRSA

実行のための設定項目(収斂許容回数や収斂許容誤差など)の入力値を取り込む。入力値に従

って全体質量行列 M と材料的・幾何学的に線形弾性の全体剛性行列K を作成する。 

1. 特別の指定がない場合では，MK 型の実固有値解析を行い，非減衰固有値に基づいて比例

減衰の全体減衰行列 C を作成する。さらに，モデルが粘性系ダンパー等を有する場合は要

素減衰行列を全体減衰行列 C に累加する。 

2. 固定荷重の影響を考慮する場合では，静的応力解析または動的緩和法を行い，初期応力状

態に基づいて各部材の幾何剛性行列を評価し，全体剛性行列 K を再作成する。同様に手順 1.

を再実行して全体減衰行列 C も再作成する。なお，手順 2 までのモデルが GRSA や時刻歴

応答解析における初期状態に対応する。 

3. MCK型の複素固有値解析と修正CQC法によるRSA(各モード最大応答の重合計算)を行い，

粘性系ダンパーによる付加減衰を考慮した初期地震応答変位ベクトル{δ0}を計算する。この

時点の全体剛性行列 K は複素剛性を含まない実対称行列であり，各複素剛性のパラメータ

(a, b)は(1, 0)とする。モデルが弾塑性ダンパーを有さない場合は手順 9 へ移行する。 

4. モデルが弾塑性ダンパーを有する場合では，改めて部材座標系の修正CQC 法に基づいて各

弾塑性ダンパーの最大変形量を計算し，ダンパー塑性率 μ を基準にダンパーの塑性化の有

無を判定する。弾塑性ダンパーが塑性化しない場合では，手順 9 へ移行する(弾塑性ダンパ

ーは応力弾性部材と扱う)。弾塑性ダンパーが塑性化する場合では，手順 5 ~ 8 の収斂計算へ
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移行する。なお，手順 5 以降は収斂第 n ステップ目を例に記している。 

5. ダンパー塑性率 μと Table 4.3.1 に示す複素剛性関係式(GSM，DSM，ADM など)に基づき，

各複素剛性のパラメータ(a, b)を評価する。ここでのパラメータ評価値を元に手順 7 の全体

複素剛性行列 Keqを計算する。 

6. MK 型の実固有値解析を行い，全体減衰行列 C を更新(再作成)する。ここでは複素剛性の

等価剛性係数 a のみを考慮した各弾塑性ダンパーの要素剛性行列と，それらを累加した全

体剛性行列を用いる。その他は手順 1 に準ずる。手順 6 は，ダンパーの等価剛性によって

モデルの固有周期が長周期化すると，比例減衰の性質(ある 2 つの周期間のモード減衰比を

指定できる代わりに，その周期範囲外の減衰比が比例的に増大する)によって，そのモード

減衰比がダンパーの減衰性能とは無関係に増大することを防ぐ処置である。 

7. MCKeq型の複素固有値解析と修正 CQC 法による RSA を行い，弾塑性ダンパーと粘性系ダ

ンパーによる付加減衰を考慮した第 n ステップ目の地震応答変位ベクトル{δn}を計算する。 

8. 後述する条件に従って収束を判定する。収束しない場合では，手順 5 から始まる第 n + 1 ス

テップ目の収斂計算へ移行する。収束する場合または収斂回数の限界値に達した場合では，

手順 9 へ移行する。 

9. 直前の手順で実行した固有値解析結果と修正 CQC 法による RSA を行い，最終的な節点の

最大応答の加速度，速度，変位，層の最大応答層間変形角，最大部材力などを計算する。 

 

 

Fig. 4.3.3 Flowchart of Generalized Response Spectrum Analysis routine 

No.
Iterative computation

(the n+1th step)

No.
or

No elasto-plastic dampers

Determine member forces

Yes.

Yes.

Check which elasto-plastic dampers are yielding

Update complex stiffness parameters (a, b)
(using either GSM, ADM, or DSM)

Compute the nth step CQC displacement response vector {δn}
(MCKeq RSA)

Update damping matrix C
with MK-type eigenvalue (set parameter b to 0 and damping c to 0)

Compute initial elastic CQC displacement response vector {δ0}
with intrinsic damping (MCK RSA)

Converged
||{Δδn}| -|{Δδn-1}|| < tol., {Δδn} = {δn}-{δn-1}
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(c) GRSA に用いる応答スペクトル 

GRSA では，主要な減衰比の応答スペクトル(ξ0 = 1, 2, 3, 5, 10, 15, 20, 30 %)を外部ファイルから事

前に与え，日本免震構造協会の設計マニュアル 4-2)等に示される式(4-48)の応答低減効果係数 Dhを

この応答スペクトルに乗じて，複素固有値解析より得られる任意のモード減衰比 ξs に対応した応

答スペクトル値を補完し，モード最大応答と修正 CQC 法による重合応答を計算する。Dhの係数 α

は観測波で 25，模擬波で 75 である。本論の応答スペクトルは加速度形式で与え，変位は疑似応答

スペクトル(式(4-49))を用いている。GRSA は，特定の弾塑性履歴の縮約 1 自由度系時刻歴応答に

基づく手法 4-6)と異なり，弾性応答で評価し，多自由度系で各部材，各履歴の複素剛性(GSM，DSM，

ADMに限らず，異なる複素剛性の数式表現を含む)を検討しうる将来の拡張の余地を残している。 

01

1h
s

αξ
D

αξ





     (4-48) 

0
2

( , )
( , ) a s

d s s h
s

S ξ ω
S ξ ω D

ω
     (4-49) 

本論では，周期 0.01 秒刻み，周期範囲 0.1～50 秒の範囲で応答スペクトルのデータベースを作

成し，周期刻み間の応答スペクトル値は与えた離散データを線形補間している。このデータベー

スは 1 地震波あたり約 500kB，Nigam 法を用いて数秒で作成することができ，一度作成したあと

は外部ファイルに保存し，対象構造物が変わっても再利用する。従って，Fig. 4.3.3 のフローチャ

ートに時刻歴応答解析は含まれない。 

 

(d) 収斂計算の収束条件 

運動方程式の内力と外力の不釣合い力に関する Newton – Rapson 法と異なり，多自由度系で複数

モードの連成を考慮する GRSA では，対象構造物によって，ある 2 つの応答評価値間で収斂計算

が反復することがあり，必ずしも応答評価値やダンパーの塑性率が収束するとは限らない。そこ

で本論の収斂計算の収束条件は，応答評価の変動ベクトルをノルム化した微分係数(ステップを変

数と考える)を用いて，式(4-50)より判定する。本論の第 4 章，第 3 章では，著者の試行に基づいて

収斂許容回数は 10 回，収束許容誤差は 1.0 としている。 

| |{Δδn}| |{Δδn-1}| | < tol., {Δδn} = {δn} {δn-1}   (4-50) 

ここで，{δn}と{δn - 1}は修正 CQC 法より評価される第 n ステップ目と第 n - 1 ステップ目の節点
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の最大応答変位ベクトルであり，{Δδn}は第 n ステップ目の変動ベクトルであり，|{Δδn}|はユーク

リッドノルムであり，tol.は収斂計算の許容誤差(公差)である。 

 

(e) 複素固有値解析 

複素固有値解析は，4.2.3 節に示したように，恒等式を用いて 2 階連立微分方程式を減階した 1

階連立微分方程式の標準固有値問題(MCKeq型の場合は式(4-51))を解く。本論のコーディングでは，

非対称行列の有限固有値の計算に適した Arnoldi 法と QR 法の計算アルゴリズムを組合せている。 

1 1
eqM C M K

A
I 0

 


       
     

    

u u

u u
   (4-51) 

なお，数値プログラム内では，各 M，C，K 行列やシステム行列 A は疎行列圧縮形式を利用し

ており，骨組解析のモデル規模であれば，複素固有値解析に関するメモリ消費量はあまり大きく

ならない。後述の鉄塔モデル(自由度数 810)のメモリ消費量は 50MB 程度であった。また，64bit

対応の CPU やマザーボードが標準となった 2018 年においては，一般世帯が購入するノート PC で

も 32GB 程度のメモリを搭載していることがあり，メモリサイズの問題は打破されている。 

 

(f) GRSA の精度と適用範囲 

GRSA はモデルの初期座標に対して実行される。これに対して精算解に相当する時刻歴応答解

析(Non-Linear Response History Analysis, NLRHA)では，座標移動や材料ないし幾何的な非線形性に

よって回転行列や全体剛性行列内の分布が時々刻々変動する(固有振動特性が変動する)。これが

GRSA を含め，線形応答を前提とする全てのモード解析手法に共通する精度限界の原因となる。 

本論の範囲の GRSA は線形粘性，線形粘弾性，バイリニア型の弾塑性ダンパーに対応する。Voight

モデルなどの等価粘弾性要素 4-1)を用いることで，GRSA は非線形粘性や非線形粘弾性にも拡張可

能と考えられ，その場合の操作は Fig. 4.3.3 の全体減衰行列 C の更新ステップ(手順 6)に含まれる。 

4.3.1 節で述べたように，複素剛性は矛盾を抱えた数値表現であり，時間領域の応答時刻歴を検

討する場合は時間因果性の問題例えば4-13)，4-22)が生じる。そこで本論の GRSA では最大応答のみに着

目して時間因果性の問題は不問としている。 

主架構とダンパー剛性比により非線形応答が強くなると弾塑性応答の評価精度が悪化する点は

等価線形化法も GRSA も同様であり，GRSA を主架構弾塑性応答に拡張することは特別の議論と

適用範囲の検証が必要である。  



第 4 章 一般化応答スペクトル解析法を用いた応答制御型ブレース付鋼構造骨組の地震応答評価 

194 

4.4. ラーメン構造物(曲げ系)に対するGRSAの適用性 

本節ではラーメン構造物を対象に広範なモデルパラメータの地震応答評価と時刻歴応答解析を

比較し，一般化応答スペクトル解析法 (以下，GRSA)の適用性と精度を検証する。 

4.4.1. 解析モデル概要 

Fig. 4.4.1 にモデル図を，Table 4.4.1 に主要なモデルパラメータ関係を示す。Fig. 4.4.1 に示すよう

に，対象構造物は座屈拘束ブレース付鋼構造骨組(BRBF)であり，梁要素の柱梁とトラス要素の座

屈拘束ブレース(以下，BRB)で構成された平面骨組としてモデル化し，各節点に集中質量を設定す

る。Table 4.4.1 に示すように，主要なモデルパラメータは，層数，層剛性 kfと制振部材水平剛性 kd

の比，BRB 配置であり，その他に各モデルの目的に応じたパラメータを追加する。各モデルは層

数より，1 層，低層(2 層，4 層)，中層(8 層，9 層，16 層)，高層(32 層，64 層)モデルと呼ぶ。せん

断力分布に寄らない層剛性のパラメータスタディを行うため，主架構の層剛性 kf は柱の曲げ剛性

で操作し，柱の曲げ剛性は kd / kfから逆算する。梁は曲げ剛性が層剛性に影響を及ぼさなくなる程

度(柱の 1,000 倍)とし，軸剛性は剛床を再現できる程度(柱の 1,000 倍)とする。各モデルは，上記の

パラメータから基準階の柱，梁の断面諸元を決定し，各層は基準階を積層して作成する(各層の柱

梁断面は同一)。BRB の断面積 Abは 1 種類(3325mm2，PL-19175，LY225)とし，配置を操作する。 

2 cosb
d b

b

A E
k θ

L
 , 

3

12 c
f c

c

EI
k n

L
     (4-52) 

ここに，ncは基準階の柱本数，Icは柱の断面 2 次モーメント，Lcは柱長さ，E はヤング率である。 

一般に 1 次モード(建物全体の倒れ込みモード)が卓越する 1 層 ~ 4 層モデルでは，屋上階だけに

主要な質量を与えて高次モードの影響を排除し，特定の振動モードだけが卓越する場合の評価精

度を検証する。また，1 層 ~ 4 層モデルでは意図的に大きな質量を与え，広範な弾塑性ダンパー塑

性率 μに対する GRSA の評価精度を検証する。これに対して 8 層 ~ 64 層モデルでは各層節点に対

して均等質量を与えて高次モードを誘発して，高次モード影響を検証する。8 層 ~ 64 層モデルで

は均等質量は kd / kf = 1.0 の時の 1 次モード固有周期が 0.03×(軒高 m)に一致する値で固定する。 

一方，本節の目的は，汎用ツールとしての GRSA の適用性検証が目的であり，Table 4.4.1 に示す

ように，各モデルの諸元や最大地震応答は必ずしも現実的ではない。この点について，9 層モデル

では，Fig. 4.4.1 に示すように，kd / kf 範囲や地震波を一種類に限る代わりに，固定荷重や種々の

BRB 配置を考慮したより現実的な応答を検証する。 
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Fig. 4.4.2 に入力地震動の加速度応答スペクトルを示す。9 層モデル以外のモデルでは，入力地震

動は，日本のレベル 2 設計用基盤入力スペクトル(減衰比 5%)を，着目する初期減衰比に対して増

幅した BRI-L2 スペクトルに適合した模擬地震動 4 波(El Centro NS，Taft EW，JMA-Kobe NS，

Hachinohe NS)を採用し，弾塑性減衰の影響を検証するため比例減衰の初期減衰比は 1%とする。9

層モデルでは，入力地震動は，建築センターが配布する設計用人工地震波 BCJ-L2 を採用し，初期

減衰比は 2%(鉄骨造の慣用値)とする。固定荷重は 9 層モデルのみ考慮する。 

 

 

Fig. 4.4.1 Schematic images of 2D frame models 

Table 4.4.1 Structural properties of 2D frame models. 

 

  

                  (a) One- to 64-story models                                (b) Nine-story models 

Fig. 4.4.2 Response spectra of seismic inputs for the 2D frame models 
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4.4.2. 1層モデルの評価精度 

Fig. 4.4.3 に 1 層モデルの最大応答値に対する時刻歴応答解析(NLRHA)と GRSA の比較を示す。

同図 (a) ~ (c)は各応答量の比較であり，同図 (d) ~ (f)は各応答量の NLRHA に対するGRSA の誤差

量(Error，単位%)の頻度(Frequency)分布，N は頻度分布作成に用いたサンプリング数，Cons (+)は安

全側評価，Uncons (-)は危険側評価である。この図の表記方法は次節以降も同様である。 

Fig. 4.4.3 (d)に示すように，最大点剛性法(GSM)や平均減衰法(ADM)を用いた GRSA は NLRHA

をやや過大安全側に評価する傾向が確認された。Fig. 4.4.4 のダンパー塑性率 μ - 部材減衰比 ξ’ 関

係に示すように，これは塑性率 μがある閾値(2 次剛性比 p = 0.02 では約 8)を超えると，等価剛性

(Table 4.3.2 の複素剛性関係式参照)と部材減衰比 ξ’が同時に低下し，GRSA 上で弾塑性ダンパー部

分の応答変形が過大に進行するためである。そこで，この現象を避けるために，これらの塑性率

範囲では GSM と ADM は部材減衰比をピーク値で一定，エネルギー吸収係数は b = 2γKξ’すると

(Modified GSM，Modified ADM が対応する)，Fig. 4.4.3 (d)に示すように，過大安全側の評価は改善

する。Fig. 4.4.3 (a) ~ (c), (e) ~ (f)に示すように，これらの処置を考慮した場合の応答評価値は，広範

な塑性率範囲の NLRHA に対して良い精度で対応する。ADM を用いた GRSA は，全体的に GSM

を用いた場合よりやや過大安全側に応答評価する傾向にある。GSM を用いた GRSA は，層間変形

角 SDR，部材せん断力，部材曲げモーメントの全応答値サンプリング数の約 90%が，誤差-0.3 ~ +0.3

の評価精度となり，ADM や DSM より精度が良い。DSM の評価精度はADM と同程度である。な

お，上述の塑性率範囲は，実構造物の地震応答値としては非現実的な値であり，後述の中層モデ

ル以降では，同様な塑性率範囲の応答評価は限られており，複素剛性関係式は殆どの場合で

Table 4.3.2 に従っている。 
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                  (a) SDR                         (b) Shear Force                    (c) Bending Moment 

 

   

                   (d) SDR                          (e) SDR                      (f) Bending Moment 

Fig. 4.4.3 Comparison of NLRHA and GRSA in one-story models 

 

 

Fig. 4.4.4 Comparison of complex stiffness parameter formulations 
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4.4.3. 低層モデルの評価精度 

Fig. 4.4.5 に 2 層モデルと 4 層モデルの最大応答値に対する NLRHA と GRSA の比較を示す。同

図は前節で述べた過大な塑性率範囲の処置を考慮している。Fig. 4.4.5 (a) ~ (c)に示すように，ダン

パーの減衰によるモード間の位相差の影響を考慮した GRSA の応答評価値は時刻歴応答解析と良

好な精度で対応している。Fig. 4.4.5 (d) ~ (f)に示すように，これらのモデルでは，GSM または DSM

を用いた GRSA が，ADM を用いたGRSA と比べて精度が良い。特に GSM の場合では，サンプリ

ング数に対して 90%の応答値が誤差 -0.2 ~ + 0.2 の範囲に収まる。Fig. 4.4.5 (d) ~ (f)の棒グラフが右

側(誤差正側)に偏っているように，ADM はやや過大安全側の応答評価となり，応答値サンプリン

グ数の約 90%が誤差 -0.1 ~ +0.3 の範囲に収まる。 

 

 

       

                  (a) SDR                         (b) Shear Force                    (c) Bending Moment 

 

 

                   (d) SDR                       (e) Shear Force                   (f) Bending Moment 

Fig. 4.4.5 Comparison of NLRHA and GRSA in two- and four-story models 
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4.4.4. 固定荷重および様々なBRB配置を考慮した9層モデルの評価精度 

固定荷重や様々な BRB 配置を考慮した，より現実的な地震応答評価の精度を検証する。Fig. 4.4.6

と Fig. 4.4.7 に 9 層モデルの最大応答値に対する NLRHA と GRSA の比較を示す。同図はそれぞれ

の BRB 配置ケースについて，BRB 配置，層間変形角 SDR，部材せん断力，部材曲げモーメント

を示している。Fig. 4.4.6 と Fig. 4.4.7 に示すように，変形形状や部材力の評価も含めて応答評価値

は NLRHA と対応を示しており，GRSA が任意の層・スパンのダンパー配置に対して NLRHA を

十分な精度で捉えられることが確認できる。このように GRSA は具体的なダンパー配置を考慮し

た地震応答評価が可能であることが分かる。一方，Fig. 4.4.6 と Fig. 4.4.7 に示すように，9 層モデ

ルでも全般的に GSM または DSM を用いた GRSA の対応が良く，ADM を用いた GRSA は地震応

答をやや過大安全側に評価する傾向が確認された。以上の評価結果から，特定のモードが最卓越

する低層ラーメン構造物では，複素剛性関係式は ADM より GSM または DSM が適していると判

断できる。 

日本免震構造協会の設計マニュアル 4-2)などに示されるように，一般的な制振構造物の簡易応答

評価では，過大評価を防ぐ安全側の処置として，減衰比を積分平均するADM が建物規模に依らず

推奨されている。しかし，元々の ADM は，構造物全体を 1 自由度系に置換えた振動モデルを対象

に，複数の振動モードを含むランダム振幅を想定しており4-18)，特定の振動モード(低層ラーメンは1

次)だけが卓越すると，複素剛性を与える部材単位の応答が定常応答に近く，Fig. 4.4.4 や Fig. 4.4.6

や Fig 4.4.7 に示すように，1 層から 9 層モデルでは定常振幅を仮定する GSM の精度が良い場合が

あると考えられる。その一方で，複素剛性を利用した応答スペクトル解析法として，DSM を使用

する一連の先行研究例えば4-6)，4-16)が挙げられるが，GRSA 上の精度は GSM と同程度あり，1 層モデ

ルの検討に示すように，GSM の方が精度が良い場合もある。 
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 (1) BRB configualation          (2) SDR                   (3) Shear force                   (4) Bending moment 

(a) Case 1 

    

 (1) BRB configualation          (2) SDR                   (3) Shear force                   (4) Bending moment 

(b) Case 2 

  

 (1) BRB configualation          (2) SDR                   (3) Shear force                   (4) Bending moment 

(c) Case 3 

   

 (1) BRB configualation          (2) SDR                   (3) Shear force                   (4) Bending moment 

(d) Case 4 

Fig. 4.4.6 Comparison of NLRHA and GRSA for nine-story models (Part 1) 
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 (1) BRB configualation          (2) SDR                   (3) Shear force                   (4) Bending moment 

(a) Case 5 

    

 (1) BRB configualation          (2) SDR                   (3) Shear force                   (4) Bending moment 

(b) Case 6 

    

 (1) BRB configualation          (2) SDR                   (3) Shear force                   (4) Bending moment 

(c) Case 7 

    

 (1) BRB configualation          (2) SDR                   (3) Shear force                   (4) Bending moment 

(d) Case 8 

Fig. 4.4.7 Comparison of NLRHA and GRSA for nine-story models (Part 2) 
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4.4.5. 中層から高層モデルの評価精度 

高次モード影響(複数のモードが卓越して連成する地震応答)を含めた中層から高層モデルの応

答評価精度を検証する。 

 

(a) 中層モデル 

Fig. 4.4.8 に 8 層と 16 層モデルの最大応答値に対する NLRHA と GRSA の比較を示す。低層モデ

ルと比べて，高次モード影響が含まれた中層モデルでは，GSM または DSM を用いた GRSA は危

険側の応答評価値がやや多く含まれるものの，部材力評価値サンプリング数の約 80%が誤差-0.3 ~ 

+0.2に収まる。これに対してADMの誤差分布は安定して安全側評価されており，GSMまたはDSM

より精度が良い。 

簡易応答評価を利用する従来の制振構造物の設計においては，建物全体の片持曲げ応答の問題

が頻繁に指摘される。これは制振ブレースの軸剛性が柱の軸剛性よりある程度大きくなると，ラ

ーメン構造がトラス的な曲げ応答挙動を示す現象であり，層間変形角は大きくなるが，架構全体

の剛体回転によりブレースの軸変形は小さくなるため，等価せん断型の串団子モデルを用いる手

計算の簡易応答評価では，弾塑性ダンパーの塑性率を過大評価する可能性がある。この問題につ

いて Fig. 4.4.9 に意図的に片持曲げ応答を励起させたモデルの評価例を示す。このモデルでは柱軸

剛性を BRB 剛性と等価とし，kd/kf = 1.0 としている。GRSA は，各部材の曲げ剛性を含んだ全体剛

性行列をそのまま用いる事が出来るため，片持曲げ応答挙動も当然追跡することが可能である。 

 

(b) 高層モデル 

Fig. 4.4.10 と Fig. 4.4.11 に 32 層と 64 層モデルの最大応答値に対する NLRHA と GRSA の比較を

示す。同図に示すように，軒高が 250 を超えても，変位応答(SDR)の評価値は NLRHA を捉えてい

る。Table 4.4.1 に示すように，高層モデルの高次モード影響は大きく，ADM を用いた GRSA の精

度は GSM または DSM を用いた場合より良く，SDR について応答値サンプリング数の約 85%が誤

差- 0.3 ~ +0.2 に収まる。これに対して部材力の応答評価は，安全側と危険側どちらにも幅を持って

分布する傾向が確認されるが，サンプリング数の概ね 80%が誤差 – 0.3 ~ +0.1 の範囲に収まる。こ

れらの大きな誤差は架構全体と部材に働く幾何学的非線形性が影響していると推測される。その

一方で，高層モデルの結果から GRSA は特に軒高 200m 以上でも変位応答であれば良い評価精度

が得られることが分かる。  
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                  (a) SDR                         (b) Shear Force                    (c) Bending Moment 

 

 

                   (d) SDR                       (e) Shear Force                   (f) Bending Moment 

Fig. 4.4.8 Comparison of NLRHA and GRSA in eight- and 16-story models 

 

                  
            (a) 1st mode shape                   (b) SDR                              (c) Yield Ratio μ 

Fig. 4.4.9 Comparison in the specific model to be cantilever bending (Input: El Centro NS) 
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                  (a) SDR                         (b) Shear Force                    (c) Bending Moment 

 

 

                   (d) SDR                       (e) Shear Force                   (f) Bending Moment 

Fig. 4.4.10 Comparison of NLRHA and GRSA in 32-story models 

 

       
                  (a) SDR                         (b) Shear Force                    (c) Bending Moment 

 

 

                   (d) SDR                       (e) Shear Force                   (f) Bending Moment 

Fig. 4.4.11 Comparison of NLRHA and GRSA in 64-story models 
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4.5. トラス構造物(軸力系)に対するGRSAの適用性 

実在するトラス鉄塔の耐震改修の地震応答評価と時刻歴応答解析(NLRHA)の比較を行い，振動

性状が複雑になる立体構造物に対する GRSA の適用性と精度を検証する。本章は立体モデルへの

GRSA の適用性の実演を兼ねている。 

4.5.1. 解析モデル概要 

Fig. 4.5.1 にモデル図を，Table 4.5.1 に主要な部材諸元を示す。対象構造物は建屋敷設型の実在通

信鉄塔であり，個材座屈を生じるブレースを BRB (LY225)に置換する耐震改修が行われた背景を

有している 4-4)。Fig. 4.5.1 に示すように，本節では実改修と同様の BRB 配置と断面を有する EP モ

デルに加えて，異なるダンパー種に対する適用性を示す目的で粘弾性ダンパーを配置した VE モデ

ルも比較検証する。VE モデルは 4.2.2 節に示した Biggs rule (拡張型等価線形化法)を利用した既往

研究 4-9)の最適化計算の結果として得られたダンパー配置である。Fig. 4.5.2 に入力地震動の加速度

応答スペクトルを示す。入力地震動は，Hachinohe EW，JMA-Kobe NS，Random 波を平成 12 年建

設省告示第 1461 号に示されたレベル 2 地震動の基盤スペクトル(減衰比 5%)に適合させた後に，現

地の地盤データに基づき SHAKE を用いて地盤増幅を反映した地表面G 波(Ground level wave)と，

さらに軒高 25.8m の下部構造の応答増幅を考慮した屋上応答 R 波(Roof level wave)とする。これら

の地震波は実改修で用いられた地震波と同様である。初期減衰比は 1%とし，初期剛性比例のレー

リー減衰を設定する。なお，本節では固定荷重は考慮せず，応答スペクトル値を保管するための

係数 Dhの係数 αは 25 とする。一方，立体モデルは座標系の方向毎に異なる刺激係数と有効質量

が計算できるため，立体モデルのモード解析では，着目する応答方向の卓越モードを判別する必

要がある。ただし，一般的な有効質量の計算式(4-7)は実固有値の直交性に基づいて定義されるた

め，本論のGRSA では複素固有値の有効質量比は式(4-53)を用いて計算することとした。なお，修

正 CQC 法では，卓越モードランキングから有効質量比和が 90%以上となるモード数を選択して重

合する。また，s 次 i 番自由度のモード形状は式(4-54)の刺激関数で示す。 

 T T

1

{1} {1} {1} Re .
n

s
s

M constM M U


    ,   T2 {1} Res s s sM uM     (4-53) 

' sgn Re( )i s i s si sB B u      (4-54) 

ここに，n は全体質量行列 M の次元，U は n×2n の複素固有ベクトルのモード行列, は複素固有

値を並べた 2n×2n の対角行列，は複素刺激係数を並べたベクトルである。なお，U，，は複素

共役な固有ベクトル，固有値または刺激係数が交互に並んでいるとする。  
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Fig. 4.5.1 Schematic image of truss tower models. 

 

Table 4.5.1 Member specifications of the existing truss tower 

 
 

 

                 (a) 1G & 1R                        (b) 2G & 2R                        (c) 3G & 3R 

Fig. 4.5.2 Response spectra of seismic inputs used in the existing retrofit 
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4.5.2. 評価結果 

Fig. 4.5.3 にVE モデルの評価結果を示す。GRSA は既往手法 4-9)より評価精度が改善し，NLRHA

を良い精度で捉えている。 

Fig. 4.5.4，Fig. 4.5.6 と Fig. 4.5.7 に EP モデルの評価結果を示す。各図は，節点水平変位，層間変

形角，全部材軸力の最大応答値に対応している。Fig. 4.5.4 (a)の 1G 波の結果を例に示すように，軸

力系の立体構造物でもGRSA は NLRHA を概ね捉えられている。Fig. 4.5.5 は 1G 波入力時の ADM

を用いた GRSA の卓越固有振動モードの変遷を示している。Fig. 4.5.5 に示すように，弾塑性ダン

パーが塑性化すると，GRSA の前(Initial)と後(After the iterations)で卓越固有振動特性と卓越モード

ランキングが変わる場合がある事(GRSA 前の 7 次が GRSA 後では 9 次に移行し，さらに最卓越モ

ードとなる。)が分かる。また，GRSA 後の 9 次モードに示すように，その固有モード形状は実際

の層間変形角の応答形状によく似ている。GRSA とNLRHA の結果が良く対応していることから，

実際の非線形応答中(NLRHA)にも卓越固有振動特性の変動が生じていると考えられる。この卓越

固有振動特性の変動を追跡できることが，GRSA の良い評価精度に関係すると考えられる。即ち，

固有モード(固有値解析結果)で表現できない程度の強非線形応答が生じる場合では，例えば GRSA

の最大変位応答の形状が NLRHA と整合せず，GRSA の精度は極端に悪化すると考えられる。

Fig. 4.5.4 (b)の例に示すように，極端なスペクトル励起帯を有する R 波などを入力する場合も非線

形応答が強くなるため，G 波と比べて GRSA の評価精度は悪化する。ただし，Fig. 4.5.6 や Fig. 4.5.7

に示すように，着目する応答によってその精度が良い場合と悪い場合があり，悪い場合でも過大

安全側の評価も少なくない。これらは全てのモード解析に共通する精度限界と考えられる。 

一方，4.4 節の中層～高層モデルや，本節のトラス鉄塔の応答に示すように，軒高の高いモデル

では，ADM を用いた GRSA の評価精度が相対的に良い事が確認された。これは高次モードの影響

(特定のモードだけが卓越するのではなく，複数の卓越モードが連成する)と考えられる。例えばト

ラス鉄塔では，Fig. 4.5.5 に示すように，BRB を配置した層で実際に複数の卓越モード変形が連成

している様子が確認できる。 
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Fig. 4.5.3 Comparison of the response evaluation and NLRHA results (VE model) 

         

            (1) Lateral Displacement                 (2) SDR                         (3) Axial force 

(a) 1G 

         

            (1) Lateral Displacement                 (2) SDR                         (3) Axial force 

(b) 1R 

Fig. 4.5.4 Comparison of the response evaluation and NLRHA results (EP models) 

 

 

                        (a) Initial                                      (b) After the iterations 

Fig. 4.5.5 Shift in mode shapes of EP model using ADM (caption: natural period, mass ratio) 
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            (1) Lateral Displacement                 (2) SDR                         (3) Axial force 

(a) 2G 

         

            (1) Lateral Displacement                 (2) SDR                         (3) Axial force 

(b) 2R 

         

            (1) Lateral Displacement                 (2) SDR                         (3) Axial force 

(c) 3G 

         

            (1) Lateral Displacement                 (2) SDR                         (3) Axial force 

(d) 3R 

Fig. 4.5.6 Comparison of the response evaluation and NLRHA results (EP models) 
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4.5.3. GRSAと計算時間の比較 

最後に GRSA と NLRHA の計算時間を比較する。Table 4.5.2 にトラス鉄塔の CPU タイムを，

Table 4.5.3 ~ Table 4.5.4 に 4.4 節の平面骨組モデルの CPU タイムを示す。全ての数値計算は，Intel

社製 CPU (Core i7-6850K，3.6GHz)とDDR4-2400 メモリ(32GB)を搭載した著者個人のデスクトップ

PC で行い，結果は 1 Processor あたりの性能に対応する。なお，著者の実行環境では，計算時間は

バックグラウンドプロセスや同時起動中のアプリケーション数等の影響を受け，最大で 2 倍程度

の遅延が生じることが分かっている。各表は理想的な実行時(構造解析プログラムしかアプリケー

ションが実行していない状況)の最速計算時間で代表する。NLRHA と GRSA の線形方程式の解法

は直接疎行列解法を用いており，計算時間は可能な範囲で必要メモリ量の効率化と計算時間の高

速化を施した結果である。なお，鉄塔モデルの NLRHA は各地震波で 7000 ステップ，平面骨組モ

デルの NLRHA は各地震波で 4000 ステップを有し，各ステップはそれぞれ異なる収斂計算回数を

有している。Table 4.5.2 に示すように，自由度数 810 の鉄塔モデルでは，NLRHA が約 15 分(~約 30

分)，対するGRSAが約 5秒(~約 10秒)の計算時間を要した。Table 4.5.3とTable 4.5.4に示すように，

平面骨組モデルの 64 層モデルでは，NLRHA が約 8 分(~約 16 分)，対する GRSA が約 9 秒(~約 20

秒)の計算時間を要した。各表に示すように，複素剛性関係式によるGRSA の計算時間の差異はあ

まり確認できなかった。また，Table 4.5.3 と Table 4.5.4 に示すように，モデルの自由度数に比例し

て NLRHA の計算時間は増大するが，対する GRSA の計算時間は 500 自由度あたりから横ばいと

なる傾向がある。以上より，NLRHA と比べて GRSA は時間効率性が十分に向上していることが

分かる(鉄塔モデルでは約 1/200)。 

 

 

 

 

Table 4.5.2 Comparison of computation times of GRSAs and NLRHAs (tower models) 

 

  

Method series 1G 1R 2G 2R 3G 3R
NLRHA 914.9 849.9 865.1 804.0 958.3 992.9

GRSA-GSM 4.2 5.6 3.1 3.6 4.1 4.9
GRSA-DSM 3.7 4.6 4.1 3.6 4.3 4.8
GRSA-ADM 5.9 3.6 4.6 4.5 4.1 5.3
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Table 4.5.3 Comparison of computation times of GRSAs and NLRHAs (2D frame models) 

(a) NLRHA 

 
(b) GRSA-GSM 

 

  

El Centro Taft JMA-Kobe Hachinohe Total

1 story 15 200
Max. : 11.2
Min. : 8.3
Ave. : 9.3

Max. : 9.7
Min. : 6.0
Ave. : 7.1

Max. : 11.6
Min. : 8.2
Ave. : 9.0

Max. : 11.2
Min. : 8.1
Ave. : 9.2

Max. : 11.6
Min. : 6.0
Ave. : 8.6

2 story 30 600
Max. : 27.4
Min. : 14.6
Ave. : 17.5

Max. : 20.0
Min. : 10.7
Ave. : 13.1

Max. : 27.1
Min. : 14.1
Ave. : 17.5

Max. : 26.2
Min. : 13.3
Ave. : 17.3

Max. : 27.4
Min. : 10.7
Ave. : 16.4

4 story 60 600
Max. : 44.1
Min. : 24.4
Ave. : 29.2

Max. : 33.2
Min. : 17.9
Ave. : 21.9

Max. : 43.0
Min. : 24.5
Ave. : 29.4

Max. : 43.4
Min. : 23.6
Ave. : 28.8

Max. : 44.1
Min. : 25.0
Ave. : 31.7

8 story 120 60
Max. : 62.7
Min. : 45.3
Ave. : 52.5

Max. : 46.2
Min. : 34.7
Ave. : 39.9

Max. : 62.9
Min. : 44.0
Ave. : 52.5

Max. : 62.3
Min. : 45.2
Ave. : 51.6

Max. : 62.9
Min. : 34.7
Ave. : 49.1

16 story 240 60
Max. : 113.8
Min. : 81.8
Ave. : 94.9

Max. : 82.9
Min. : 62.4
Ave. : 71.2

Max. : 114.3
Min. : 82.3
Ave. : 93.9

Max. : 109.5
Min. : 81.1
Ave. : 93.1

Max. : 114.3
Min. : 62.4
Ave. : 88.3

32 story 480 60
Max. : 232.3
Min. : 169.3
Ave. : 193.8

Max. : 174.4
Min. : 125.4
Ave. : 143.9

Max. : 235.2
Min. : 170.0
Ave. : 192.7

Max. : 226.5
Min. : 162.6
Ave. : 188.2

Max. : 235.2
Min. : 125.4
Ave. : 179.6

64 story 960 60
Max. : 493.6
Min. : 343.6
Ave. : 402.4

Max. : 366.9
Min. : 261.5
Ave. : 308.3

Max. : 504.0
Min. : 362.1
Ave. : 411.7

Max. : 498.7
Min. : 340.7
Ave. : 398.8

Max. : 504.0
Min. : 261.5
Ave. : 380.3

NLRHAModel numbers
(4×Seismic input)

DOFsModel series

El Centro Taft JMA-Kobe Hachinohe Total

1 story 15 200
Max. : 4.1
Min. : 0.2
Ave. : 0.9

Max. : 5.1
Min. : 0.2
Ave. : 0.6

Max. : 3.2
Min. : 0.1
Ave. : 0.7

Max. : 3.5
Min. : 0.2
Ave. : 0.7

Max. : 5.1
Min. : 0.1
Ave. : 0.7

2 story 30 600
Max. : 8.4
Min. : 0.2
Ave. : 0.9

Max. : 5.4
Min. : 0.2
Ave. : 0.9

Max. : 5.1
Min. : 0.2
Ave. : 0.9

Max. : 4.2
Min. : 0.2
Ave. : 0.8

Max. : 8.4
Min. : 0.2
Ave. : 0.9

4 story 60 600
Max. : 5.7
Min. : 0.3
Ave. : 1.0

Max. : 4.5
Min. : 0.3
Ave. : 1.0

Max. : 5.9
Min. : 0.3
Ave. : 1.2

Max. : 6.6
Min. : 0.3
Ave. : 1.1

Max. : 6.6
Min. : 0.3
Ave. : 1.1

8 story 120 60
Max. : 6.6
Min. : 1.1
Ave. : 3.0

Max. : 5.2
Min. : 1.1
Ave. : 2.1

Max. : 6.0
Min. : 1.2
Ave. : 2.5

Max. : 4.6
Min. : 1.0
Ave. : 2.3

Max. : 6.6
Min. : 1.0
Ave. : 2.5

16 story 240 60
Max. : 5.4
Min. : 1.8
Ave. : 3.0

Max. : 6.5
Min. : 1.5
Ave. : 2.9

Max. : 6.8
Min. : 1.6
Ave. : 3.1

Max. : 5.8
Min. : 1.8
Ave. : 2.9

Max. : 6.8
Min. : 1.5
Ave. : 3.0

32 story 480 60
Max. : 7.0
Min. : 2.8
Ave. : 4.1

Max. : 6.3
Min. : 3.1
Ave. : 4.2

Max. : 7.1
Min. : 2.6
Ave. : 4.3

Max. : 11.3
Min. : 2.3
Ave. : 4.7

Max. : 11.3
Min. : 2.3
Ave. : 4.3

64 story 960 60
Max. : 9.4
Min. : 5.0
Ave. : 6.9

Max. : 7.5
Min. : 4.2
Ave. : 6.4

Max. : 8.3
Min. : 4.1
Ave. : 6.4

Max. : 8.5
Min. : 2.0
Ave. : 6.5

Max. : 9.4
Min. : 2.0
Ave. : 6.5

Model series DOFs
Model numbers

(4×Seismic input)
GRSA-GSM
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Table 4.5.4 Comparison of computation times of GRSAs (2D frame models) 

(a) GRSA-DSM 

 

(b) GRSA-ADM 

 

  

El Centro Taft JMA-Kobe Hachinohe Total

1 story 15 200
Max. : 2.4
Min. : 0.2
Ave. : 0.6

Max. : 5.1
Min. : 0.2
Ave. : 0.8

Max. : 2.9
Min. : 0.2
Ave. : 0.5

Max. : 4.4
Min. : 0.2
Ave. : 0.9

Max. : 5.1
Min. : 0.2
Ave. : 0.7

2 story 30 600
Max. : 3.2
Min. : 0.2
Ave. : 0.6

Max. : 7.5
Min. : 0.2
Ave. : 1.1

Max. : 4.6
Min. : 0.2
Ave. : 1.0

Max. : 6.2
Min. : 0.2
Ave. : 0.9

Max. : 7.5
Min. : 0.2
Ave. : 0.9

4 story 60 600
Max. : 5.3
Min. : 0.3
Ave. : 1.1

Max. : 7.5
Min. : 0.3
Ave. : 1.1

Max. : 5.1
Min. : 0.3
Ave. : 1.0

Max. : 7.5
Min. : 0.3
Ave. : 1.3

Max. : 7.5
Min. : 0.3
Ave. : 1.1

8 story 120 60
Max. : 6.5
Min. : 1.1
Ave. : 2.8

Max. : 6.0
Min. : 1.1
Ave. : 2.9

Max. : 5.6
Min. : 1.1
Ave. : 2.8

Max. : 6.3
Min. : 1.2
Ave. : 2.4

Max. : 6.5
Min. : 1.1
Ave. : 2.7

16 story 240 60
Max. : 7.6
Min. : 1.7
Ave. : 3.0

Max. : 4.9
Min. : 1.7
Ave. : 3.1

Max. : 6.6
Min. : 1.7
Ave. : 3.0

Max. : 8.9
Min. : 1.8
Ave. : 3.4

Max. : 8.9
Min. : 1.7
Ave. : 3.1

32 story 480 60
Max. : 9.4
Min. : 3.6
Ave. : 6.8

Max. : 8.7
Min. : 4.7
Ave. : 6.4

Max. : 9.0
Min. : 4.1
Ave. : 6.9

Max. : 7.9
Min. : 1.9
Ave. : 6.3

Max. : 9.4
Min. : 1.9
Ave. : 6.6

64 story 960 60
Max. : 9.4
Min. : 5.0
Ave. : 6.9

Max. : 7.5
Min. : 4.2
Ave. : 6.4

Max. : 8.3
Min. : 4.1
Ave. : 6.4

Max. : 8.5
Min. : 2.0
Ave. : 6.5

Max. : 9.4
Min. : 2.0
Ave. : 6.5

Model series DOFs
Model numbers

(4×Seismic input)
GRSA-DSM

El Centro Taft JMA-Kobe Hachinohe Total

1 story 15 200
Max. : 3.8
Min. : 0.1
Ave. : 0.7

Max. : 3.7
Min. : 0.2
Ave. : 0.6

Max. : 3.5
Min. : 0.2
Ave. : 0.9

Max. : 3.9
Min. : 0.2
Ave. : 1.0

Max. : 3.9
Min. : 0.1
Ave. : 0.8

2 story 30 600
Max. : 5.4
Min. : 0.2
Ave. : 0.9

Max. : 7.3
Min. : 0.2
Ave. : 1.0

Max. : 6.8
Min. : 0.2
Ave. : 1.1

Max. : 6.2
Min. : 0.2
Ave. : 0.9

Max. : 7.3
Min. : 0.2
Ave. : 0.9

4 story 60 600
Max. : 6.0
Min. : 0.3
Ave. : 1.1

Max. : 5.9
Min. : 0.3
Ave. : 1.1

Max. : 6.4
Min. : 0.3
Ave. : 1.2

Max. : 6.6
Min. : 0.3
Ave. : 1.0

Max. : 6.6
Min. : 0.3
Ave. : 1.1

8 story 120 60
Max. : 5.3
Min. : 1.2
Ave. : 1.9

Max. : 4.8
Min. : 1.1
Ave. : 1.9

Max. : 5.7
Min. : 1.2
Ave. : 2.3

Max. : 5.6
Min. : 1.2
Ave. : 2.4

Max. : 5.7
Min. : 1.0
Ave. : 2.1

16 story 240 60
Max. : 8.1
Min. : 1.7
Ave. : 3.3

Max. : 8.1
Min. : 1.6
Ave. : 3.3

Max. : 6.2
Min. : 1.8
Ave. : 3.3

Max. : 5.1
Min. : 1.6
Ave. : 2.7

Max. : 8.1
Min. : 1.6
Ave. : 3.1

32 story 480 60
Max. : 7.1
Min. : 2.8
Ave. : 4.2

Max. : 5.3
Min. : 2.7
Ave. : 4.2

Max. : 4.9
Min. : 2.4
Ave. : 3.9

Max. : 9.5
Min. : 2.4
Ave. : 4.4

Max. : 9.5
Min. : 2.4
Ave. : 4.2

64 story 960 60
Max. : 8.4
Min. : 2.4
Ave. : 6.5

Max. : 9.4
Min. : 4.3
Ave. : 6.6

Max. : 8.0
Min. : 4.3
Ave. : 6.2

Max. : 8.9
Min. : 1.9
Ave. : 6.4

Max. : 9.4
Min. : 1.9
Ave. : 6.4

Model series DOFs
Model numbers

(4×Seismic input)
GRSA-ADM
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4.6. 4章のまとめ 

本章では，次章のブレースの最適設計に使用するための弾塑性制振ブレースを含む任意形状の

ブレース付立体鋼構造骨組に適用可能な一般化応答スペクトル解析法(Generalized Response 

Spectrum Analysis, GRSA)を提案し，広範なモデルパラメータの時刻歴応答解析との比較より，そ

の評価精度，適用性，時間効率性の向上を検証した。本章で得られた主要な知見を以下に示す。 

 

1) 振幅依存型の弾塑性減衰を考慮した複素非対称減衰系の最大地震応答は，縮約 1 自由度系

の固有方程式の分析と適切な固有値の選択に基づき修正CQC法を準用することで評価可能

である。ブレース型の弾塑性ダンパーは，3 次元トラス要素の要素剛性行列に基づき作成し

た複素剛性要素で模擬することが可能であり，この複素剛性要素はブレース部材または軸

力主体型の弾塑性ダンパー部材に適用できる。 

2) 複素剛性要素の関係式として，過大な塑性率範囲に関する減衰比の頭打ち処理を施した最

大点剛性法(Modified GSM)と最小 2 乗法(DSM)は，特定の振動モードが最卓越する構造物が

対象の場合に良い GRSA の評価精度を与える。これに対して簡易応答評価で慣用されてい

る平均減衰法(ADM)は，両者と比べて安全側評価を与えるものの，特に高次モードなど複

数の振動モードが卓越する構造物の場合に良い GRSA の評価精度を与える。 

3) 応力弾性のモーメントフレーム(剛接骨組)に BRB を配置した座屈拘束ブレース付鋼構造骨

組を対象とする GRSA の評価値は時刻歴応答解析(NLRHA)とよく対応し，特に 64m 以下の

低層から中層モデルでは，全応答評価値(層間変形角，部材せん断力，曲げモーメント)のサ

ンプリング数の約 80%が誤差-0.3 ~ +0.2 に収まる。軒高 254m のモデルでも変位応答の評価

精度は概ね維持されるものの，幾何学的非線形性の影響により部材力の評価精度は落ちる。

その一方で簡易応答評価などで問題となる架構全体の片持曲げ応答挙動なども GRSA は追

跡可能である。 

4) 実在のトラス鉄塔の改修モデルを対象とするGRSAの評価値はNLRHAと概ね対応するが，

極端な励起帯を有するスペクトルの応答評価は悪化する。 

5) GRSA は平面・立体・曲げ抵抗系・軸力抵抗系いずれのモデルにも適用可能であり，計算

時間は NLRHA と比べて十分に向上する。自由度数 810 のモデルの計算時間は，NLRHA(ス

テップ数 7,000)で 15~30 分，GRSA で 5~10 秒を示した。 
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5.1. 序 

第 4 章の検討より，弾塑性制振ブレースをも含む，任意形状のブレース付鋼構造骨組の立体モ

デルに適用可能な一般化応答スペクトル解析法(Generalized Response Spectrum Analysis，GRSA)が

完成し，時刻歴応答解析より高速かつ実用的な精度で，建物内の離散的なダンパーの配置と量が

検討可能となった。 

近年の創造的な構造設計の現場の動向として，デザイン・コンピューティング 5-1)が意匠・構造

を問わず普及し，設計者が 3D モデラー(Rhinoceros with grasshopper など)，スクリプト言語(Python

など)，数値解析，クラウド上の高性能計算環境(HPC，Amazon Web Service など)を積極的に駆使す

ることが一般となりつつ有り，このような近況 5-2)を考えると，数値的な応答スペクトル法と種々

のツールを組合せた耐震要素の最適設計もまた一般化すると考えられる。しかし，同様の検討は

未だ少ない 5-3)。一方で，最適化手法は結果が目的関数や制約条件に左右されるため，実務に近い

設計理念を反映する設定が求められる。最適化アルゴリズムや問題定式化の提案と応用は大崎 5-4)

や藤井 5-5)らにより精力的に行われているが，現実的な設計クライテリアに基づく手法に踏込んだ

研究はまだ少ない。そこで本章では，以上の実務的な需要にも答えられることを念頭に，GRSA

と最適化アルゴリズムを組合せた制振構造物の設計手法を提案し，様々な適用例を通してその有

効性を検証するとともに，強度型ブレースと座屈拘束ブレース(BRB)が混在するブレース付鋼構造

骨組におけるブレースの最適配置解の特性を分析する。 

具体的には，初めに GRSA に基づいた制振部材の最適設計法の概念を提示する。次に実在トラ

ス鉄塔の耐震改修を対象にダンパーの配置と容量分布量の最適化を行い，提案設計法と既存改修

の有効性を比較検証する。続いて一般的な座屈拘束ブレース付鋼構造骨組を対象に多目的のダン

パー容量最適化を行い，提案設計法と標準的な設計手法の有効性を比較検証する。最後に強度型

ブレースを外周に集約した外殻構造物を対象に，複雑な個体操作を含む部材配置最適化を行い，

解の特性と実用上有効な条件設定を探索する。 
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5.2. 一般化応答スペクトル解析法に基づくブレース付鋼構造骨組の最適設計手法 

Fig. 5.2.1 Proposed optimal damper design strategy for braced structures based on GRSA 

 

(a) 全体概要 

Fig. 5.2.1 に一般化応答スペクトル解析法 (Generalized response spectrum analysis, 以下 GRSA) に

基づく応答制御型ブレース付鋼構造骨組の最適設計手法の概要を示す。提案する設計手法では，

単純なスクリプトを介して最適化アルゴリズムと GRSA が相互にデータ変換し，さらに HPC でタ

スク並列計算する。一般的な構造最適化の提案では，最適化アルゴリズム自身あるいはその問題

定式化方法を主題とすることが少なくない例えば 5-4)，5-5)。これに対して提案手法では，その中核を 4

章にて構築した地震応答評価法(GRSA)とし，最適化アルゴリズムは純粋なツールと位置付け，主

題としない。これは地震応答を対象とする最適化計算では，目的関数の計算が時間効率性に最も

影響するためである。また，最適化アルゴリズムは問題毎に適性が異なり，その選択こそ設計者

に委ねるべきと判断したからである。文献 5-1)や 5-2)に例が示されているように，近年の挑戦的・

先進的な設計現場の動向として，設計者が個別のデジタルツールをスクリプト言語を用いてリン

クさせ，各自の用途に適合した計算環境を構築することが，意匠・構造を問わず広がりつつある。

同様な状況では，全ての機能をパッケージングしたソフトウェアより，中核となる機能をモジュ

ールとして提供する方が汎用性・利便性の点で設計者(ユーザー)に益すると考えられる。提案設計

手法は以上の需要を考慮している。この点において，Fig. 5.2.1 はユーザーに向けて“一般的な組

み立て方”を示しており，ツール間のやり取り自身は典型的な最適化手法の手続きと同様である。 

Model

Response

Individuals

Fitnesses

Optimization Algorithm (GA, PSO, etc.)

Generalized Response Spectrum Analysis (GRSA)

Iteration

No. or No dampers
Determine member forces

Yes.

Yes.

 Update complex stiffness parameters (a, b)

Compute the nth step CQC displacement response vector {δn}
(MCKeq-type RSA)

Update damping matrix C
 with MK-type eigenvalue considering only parameters a

Converged

||{Δδn}| -|{Δδn-1}|| < tol., {Δδn} = {δn}-{δn-1}
No.

Elasto-plastic dampers yielding

Compute initial elastic CQC displacement response vector {δ0}
with intrinsic damping (MCK-type RSA)

Script for Data Exchange and Parallel Processing
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本論では，汎用性が広く認知されている遺伝的アルゴリズム (Genetic Algorithm，GA) と粒子群

最適化 (Particle Swarm Optimization，PSO) を例として実装する。本章の範囲では，ツール間のデ

ータ交換は自作の Python スクリプト，並列計算は Python の標準モジュール(multiprocessing)，最適

化ツールは Python の拡張モジュール(Distributed Evolutionary Algorithms in Python，DEAP 5-6))を用い

た。また，次節以降の最適化計算はクラウド型HPC の代わりに東京工業大学の TSUBAME 3.0 (28

コア，1 ノード)を用いて並列計算を行っている。 

 

(b) 目的関数の設定 

最適化計算では，実際の構造設計クライテリアに基づく共通の目的関数(最小化する応答)を定義

する。設計変数ベクトル(GA においては遺伝子列や位相列と同一)を x，荷重ケースを C (地震荷重

のみを対象とし，荷重数 n)，目的関数に対応する応答評価値ベクトル成分を fjr (次元 m)として，目

的関数 F は式(5-1)で定義する。ここで r は応答を表し，層間変形角(Story Drift Ratio，SDR，m = 層

数)，座屈検定値(Demand Capacity Ratio，DCR，m = 部材数)，ベースシア(m = 1)，層間変形角の標

準偏差(Standard Deviation，S. D.，m = 1) 等を想定する。 

r

1

1
( , ) | max{ ( , ) | 1,2, } |

n

j
i

F C f iC j m
n =

= =å x x    (5-1) 

例えば対象を 5.3 節の通信鉄塔(15 層)，入力を G 波(n = 3)，最小化する応答を層間変形角(SDR)

とする目的関数 F は，式(5-2)に示すように，地震波毎(1G，2G，3G)に SDR ベクトル(m = 15 層)

から絶対値が最大の成分を合計し，地震波数の平均として計算される。その他の制約条件(または

設計範囲)は各節ごとに後述する。 

3
SDR

1

1
( , ) | max{ ( , G) | 1,2, 15} |

3 j
i

F C f i j
=

= =å x x    (5-2) 

Fig. 5.2.1 に示すように，最適化アルゴリズムが生成した個体群は，各個体ごとにスクリプトを

介してモデルデータに変換されて GRSA に渡って並列計算され，GRSA 実行後の応答評価値は，

式(5-2)より目的関数値に処理されて最適化アルゴリズムに戻る。なお，次節以降の最適化計算は，2

度以上の繰返し計算を行って結果が最適解であること確認している。ただし，数値プログラムの

疑似乱数は乱数生成器の初期化条件に依存して再現性を有するため，最適化計算時の乱数生成器

は，時刻を用いて初期化し，繰返し計算ではこの時刻が重複しない点を留意している。 
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(c) 遺伝的アルゴリズム(Genetic Algorithm)の概要 

遺伝的アルゴリズム(Genetic Algorithm5-7))は，生物進化の原理を模倣したメタヒューリスティッ

ク型アルゴリズムの一種であり，そのアルゴリズムは基本的にダーウィンの自然淘汰説を模倣し

ている。遺伝的アルゴリズムでは，設計変数を生物の遺伝子に見立て，q 個の個体で構成される母

集団を作成し，各ステップ(世代)で目的関数値(適応度)を計算し，次世代に残存または淘汰する個

体の「選択」，残存個体同士の「交叉」と新個体の生成，個体の「突然変異」等の操作を行い，停

止条件(世代数や収束性など)を満たすまで繰返し更新する。 

設計変数を同様の意味合いを持つ遺伝子表現型に変換する作業は「符号化」と呼ばれる。例え

ば後述する 5.3 節の BRB 配置位置の単純遺伝的アルゴリズムでは，遺伝子列 x を構成する位相番

号{位相 1，位相 2，…，位相 i，…，位相 15}を層番号{第 1 層，第 2 層，…，第 i 層，…，第 15

層}と対応させ，各層の斜材の BRB への置換を 1 (BRB 置換)と 0 (BRB 非置換)と表現する。例えば

x = {0, 0, 0, 1, 1, 0, 0, 0, 1, 1, 0, 0, 0, 1, 1}では，位相 4，5，9，10，14，15 が BRB 置換層を意味する。 

あるステップの個体群の中から，次世代に残存する個体と淘汰する個体を「選択」する手法に

は，適応度に比例した確率でランダムに選択するルーレット法，適応度の順位に応じて選択する

ランキング法，無作為にペアリングされた 2 個体以上のグループ毎に適応度の大小で選択するト

ーナメント法などの方法が提案されている。本論の範囲ではトーナメント法を採用している。 

一定のルールでペアリングされた親個体の遺伝子列の一部を交換し，新たな遺伝子を有する子

個体(新規個体)を生成する「交叉」の手法には，1 ~ n 番位相の i 番と i + 1 番を境界として遺伝子

列を交換する一点交叉法，複数の境界を用いる多点交叉法，各位相を確率的に独立して交換する

一様交叉法などの方法が提案されており，本論の範囲では一様交叉を採用する。 

残存個体または新規個体の遺伝子列の一部を低確率で変更し，「選択」や「交叉」とは関係無く，

真新しい個体を生成する「突然変異」は，個体群の遺伝子の多様性を維持し，最適解が局所最適

解に陥ることを防ぐ目的で導入される操作であり，その手法には，遺伝子列内のある位相を異な

る数値に変換する方法や，遺伝子列内で位相を交換する転座法，位相を追加・削除して遺伝子列

の長さも変動する挿入・欠損法などの方法が提案されている。本論の範囲では転座法を採用して

いる。また，突然変異の手法だけでなく，突然変異の確率を一時的に上昇させ，局所解からの脱

出を図る大変異という方法もあり，本論の 5.5 節で採用している。 
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(d) 粒子群最適化(Particle Swarm Optimization)の概要 

粒子群最適化(PSO5-8))は，ある生物の個体が発見した良い場所(エサが多い，外敵が少ないなど)

に他の個体も次第に集まっていく群れの性質を模倣したメタヒューリスティック型アルゴリズム

の 1 種であり，一般に群知能と呼ばれる。式(5-3)，式(5-4)に示すように，ある粒子は設計変数に

関する解空間上の位置と速度のベクトルで表され，各ステップでは粒子の保持する最適位置(パー

ソナルベスト)と，粒子群が保持する最適位置(グローバルベスト)を更新し，パーソナルベストと

グローバルベストと乱数値から各粒子の位置と速度が更新される。0 ステップ目に解空間にランダ

ムに蒔かれた粒子は，自身近傍の解探索と郡内の情報共有を繰返しながら，次第に目的関数を最

小化(または最大化)する群の最適解へ収束(集合)する。粒子群最適化は，①勾配情報や関数の連続

性が必要なく問題定式化が容易である，②並列化しやすい，③短時間で大域的最適解の近似解(優

良解)を探索できるなどの理由から，特に分布量の組合せ問題に適している。 

( 1) ( ) ( 1)i i it t tx x v         (5-3) 

1 1 2 2( 1) ( ) ( ( )) ( ( ))pb gb
i i i iit w t c r t c r tv v x x x x         (5-4) 

ここに，i は粒子番号，t はステップ数，x は i 番粒子の解空間上の位置ベクトル， pb
ix は i 番粒

子の経験ベスト位置ベクトル(パーソナルベスト)， gb
ix は粒子群の経験ベスト位置ベクトル(グロー

バルベスト)，v は速度ベクトル，w は t + 1 ステップの粒子の位置ベクトルを決定する際の速度慣

性に関するスカラー定数，c1 と c2 は個体最適と粒子群最適の優先度に関するスカラー定数，r1 と

r2 は一様乱数(0~1)のスカラー値であり，ベクトルの次元は設計変数の数 q と同じであり，解空間

は q 次元空間となる。  
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5.3. 実在トラス鉄塔を対象とする最適化計算 

初めに 4 章にて示した，実在する通信鉄塔の耐震改修を対象に提案する設計手法を適用して有

効性を検証する。また，最適設計という観点で既存改修の有効性も検証する。なお，既存改修に

おける BRB の配置と容量分布(Fig. 5.3.1 に再掲)は，個材座屈の解消を目的に時刻歴応答解析

(Non-Linear Response History Analysis，NLRHA)と静的解析の試行錯誤に基づいて設計されている。 

 

5.3.1. 最適化問題の概要 

本節では既存改修の BRB の「配置」と「容量分布」を，それぞれ独立した最適化計算と比較し

て，提案設計手法の有効性を検証する。なお，BRB の芯材は既存改修と同様の LY225 材(降伏応力

度 225 N/mm2，降伏後の剛性 2 次勾配 2%)とし，地震応答評価時の弾塑性ダンパーのモデル化に用

いる複素剛性関係式は 4 章の検討に基づき Average Damping Method (平均減衰法)を用いる。 

(a) BRB「配置」最適化問題 

Fig. 5.3.2 に BRB 配置最適化問題の概要を示す。BRB の最適配置は，単純遺伝的アルゴリズム

(Simple GA)を用いた最適化計算にて検討する。SGA の設計変数ベクトル x (次元 15)は対称配置を

仮定し，層単位で BRB 配置の有無(例：x = {0,1,…}，0：変更なし，1：BRB 置換)を表す。また，

BRB配置に着目するため，各層BRB容量分布は既存改修時の長期風荷重 5-4)を満たす388 kN (1~2F)

と 200 kN(3F~15F)で固定する。なお，各容量は実改修と異なる。BRB 配置数は既存改修と同じに

するため，5 層配置(対称配置で斜材Diagonal 40 本)を制約条件とする。以上より，ある設計変数ベ

クトルで BRB 配置が定まると，ある BRB 配置層では，固定された容量分布に基づき全ての斜材

(Diagonal)が同一容量のBRB に置換される。 

(b) BRB「容量分布」最適化問題 

Fig. 5.3.3 にBRB容量分布最適化問題の概要を示す。BRBの最適容量分布は，粒子群最適化(PSO)

を用いた最適化計算にて検討する。PSO の設計変数ベクトル x は対称配置を仮定して，層単位の

BRB 容量分布(次元 5)を表す。BRB 容量分布に着目するため，BRB 配置層は既存改修と同じ

(Fig. 5.3.1)とする。各層の BRB 容量分布は，既存改修と長期風荷重を考慮して 140 ~ 250 kN を制

約条件(設計範囲)とする。以上より，ある設計変数ベクトルで層単位のBRB 容量分布が定まると，

固定された BRB 配置層では，指定された容量分布に基づき斜材(Diagonal)として配置された BRB

の断面諸元が決定される。 
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Fig. 5.3.1 Schematic image of the existing retrofitted tower 

 

 

Fig. 5.3.2 Damper layout optimization with SGA (Chapter 5.3.2) 

 

 

Fig. 5.3.3 Damper size distribution optimization with PSO (Chapter 5.3.3) 
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SGA と PSO の目的関数は，層間変形角(Story Drift Ratio，SDR)または座屈検定値(=部材軸力/短

期座屈軸力，Demand Capacity Ratio，以降 DCR)として，これらの目的関数を最小化する最適な BRB

配置と容量分布を探索する。目的関数の入力地震動は，実物と同様な屋上応答 R 波群(1R~3R)に加

えて，対象とする鉄塔が地上設置型だった場合の比較検証として地表面 G 波群(1G~3G)も検討する。

従って，目的関数は G 波を例に下式で定式化する。q は部材数である。 

Minimize 
3

SDR

1

1
( ,G) | max{ ( , G) | 1, 2, 15} |

3 j
i

F f i j
=

= =å x x    (5-5) 

Minimize 
3

DCR

1

1
( ,G) | max{ ( , G) | 1, 2, } |

3 j
i

F f i j q
=

= =å x x    (5-6) 

SGA の選択はトーナメント法，交差は一様交差，突然変異は転座を設定する。PSO は最適化ツ

ールの例題 5-6)に従い，慣性係数 w は 1.0，パーソナルベスト係数 c1は 2.0，グローバルベスト係数

c2 は 2.0 を設定した。粒子数は 100 である。最適化問題とアルゴリズムパラメータの要約は

Table 5.3.1 と Table 5.3.2 に示す。 

なお，TSUBAME 3.0 の 1 ノード(28 コア)を用いたタスク並列計算では，配置最適化は 30 分，

容量分布最適化は 2 時間程度の時間を必要とし，1 個体あたり 15~30 分の解析時間(4 章参照)を要

する NLRHA より大幅に時間効率性が向上することが確認している。 

 

Table 5.3.1 Summary of optimization problem matrix 

 

 

Table 5.3.2 Summary of optimization algorithms parameters 
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5.3.2. 最適BRB配置と既存改修法の比較(各層BRB容量は固定) 

初めに最適BRB 配置と既存改修方法を比較する。Fig. 5.3.4 と Fig. 5.3.5 に目的関数と入力地震動

で整理した配置最適化結果を示す。ここで，図の No BRB は改修前，Existing は既存改修の NLRHA

結果である。各応答の絶対値最大成分は引出線で示す。DCR 関係は 1.0 未満が非座屈を意味する。

本節では 1G 波または 1R 波の応答を代表として示す。 

Fig. 5.3.4 に示すように，どの目的関数も 1 層の BRB 配置を含む設計解 (個体) が選ばれた。こ

れは 1 層 (階高の都合で変形が大きくなる) にダンパー配置する設計が効果的である，という経験

則と対応する。また，同様の傾向は粘弾性ダンパーを対象とした既往研究 5-10)とも対応する。なお，

既存改修では 1 層が含まれていない。Fig. 5.3.4 の DCR 関係の No BRB の Diagonal (●マーカー)の

結果に示すように，これは既存改修では，NLRHA で顕著な座屈が検出された部材を順に BRB に

置換する検討が行われたためである。従って，これらの結果は，提案設計手法が既存改修の検討

時より優れた，より良い解を導けていることを示している。なお，Fig. 5.3.4 ~ Fig. 5.3.6 の DCR 関

係に示すように，Diagonal を BRB へ置換することで，Diagonal だけでなく Column や Beam も均

一に座屈が解消されることが分かる。これが BRB による周辺部材の荷重制限効果(ヒューズ効果)

を示している。 

一方，1 層の斜材は部材長さが 10m を超え，鉄塔自重を支持しているため，Fig. 5.3.4 に示すよ

うな最適解は，応答低減効果は高くとも，既存部材の取替など施工性を考慮すると実現が難しい

解とも言える。そこで，低層配置 (1F ~ 2F) を禁止する制約を追加すると，Fig. 5.3.5 に示すように，

最適化計算はどの目的関数においても，既存改修と同様に連続した層に集中配置する個体が最適

解に選ばれた。特に G 波を入力する地上設置型 (Fig. 5.3.5 (a)(b)) では，層間変形角と座屈検定値

どちらも既存改修と同じ配置が最適解となった。 
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(a) L15-G-SDR (Minimizing: SDR, Inputs: Ground level waves (1G to 3G), ex. response to 1G) 

   
(b) L15-R-SDR (Minimizing: SDR, Inputs: Roof level waves (1R to 3R), ex. response to 1R) 

   
(c) L15-G-DCR (Minimizing: DCR, Inputs: Ground level waves (1G to 3G), ex. response to 1G) 

   
(d) L15-R-DCR (Minimizing: DCR, Inputs: Roof level waves (1R to 3R), ex. response to 1R) 

Fig. 5.3.4 Damper layout optimization results (BRBs are arranged in 1F to 15F) 
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(a) L13-G-SDR (Minimizing: SDR, Inputs: Ground level waves (1G to 3G), ex. response to 1G) 

& 

 (b) L13-G-DCR (Minimizing: DCR, Inputs: Roof level waves (1G to 3G), ex. response to 1G) 

 

   
(c) L13-R-SDR (Minimizing: SDR, Inputs: Roof level waves (1R to 3R), ex. response to 1R) 

   
(d) L13-R-DCR (Minimizing: DCR, Inputs: Roof level waves (1R to 3R), ex. response to 1R) 

Fig. 5.3.5 Damper layout optimization results (BRBs are arranged in 3F to 15F) 
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5.3.3. 最適BRB容量分布と既存改修法の比較(BRB配置は固定) 

次に最適 BRB 容量分布と既存改修方法を比較する。Table 5.3.3 と Fig. 5.3.6 に容量分布最適化の

結果を示す。容量分布最適化では，目的関数による明確な差異が示された。Table 5.3.3 に示すよう

に，層間変形角(SDR)を最小化する場合では，上層に向かって耐力が高くなり，座屈検定値(DCR)

を最小化する場合では，下層に向かって耐力が高くなる。詳細な分布量は異なるものの，DCR に

関するこれらの傾向は既存改修と対応する。この結果は，既存改修における技術者の選択は，“出

来るだけ個材座屈を防ぐ”という目的にとって有効な制振設計であったことを示唆する。5.3.3 節

に示す配置最適化の結果も考慮すると，既存改修は“座屈検定値を最小化する配置制約付最適化”

の優良解であったとも言える。また，実在構造物との比較検証より，提案する設計手法は，時刻

歴応答解析を手動で駆使する最適設計と同程度以上に有効な解が探索できることが確認できる。 

一方，有効な配置や分布量の傾向を除くと，Fig. 5.3.4 ~ Fig. 5.3.6 に示すように，最適解の詳細は，

選択した地震波に依存する点が明らかになった。これは，地震荷重を対象とする最適化問題にお

いて，あらゆる状況に対応できる唯一絶対的な最適解は存在しない可能性を示唆する。 

以上の実在する軸力抵抗系ブレース付鋼構造骨組の検討より，提案設計手法が強度型ブレース

と弾塑性ダンパーブレースが混在する構造物の離散的なダンパー配置と量の設計に適用できるこ

とが確認できた。 

 

Table 5.3.3 Detail of distribution optimization results 

  

7F 8F 9F 10F 11F
1G to 3G (D-G-SDR) 140 166 227 207 218
1R to 3R (D-R-SDR) 140 162 196 197 180
1G to 3G (D-G-DCR) 215 187 160 145 201
1R to 3R (D-R-DCR) 241 185 205 140 140

198 198 198 162 144Existing Retrofit

Minimize Inputs
Damper Size (kN)

Ave.
Max. SDRs

Ave.
Max. DCRs
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(a) D-G-SDR (Minimizing: SDR, Inputs: Ground level waves (1G to 3G), ex. response to 1G) 

   
(b) D-R-SDR (Minimizing: SDR, Inputs: Roof level waves (1R to 3R), ex. response to 1R) 

   
(c) D-G-DCR (Minimizing: DCR, Inputs: Ground level waves (1G to 3G), ex. response to 1G) 

   
(d) D-R-DCR (Minimizing: DCR, Inputs: Roof level waves (1R to 3R), ex. response to 1R) 

Fig. 5.3.6 Damper size distribution optimization results 

207kN
166kN

218kN
227kN
140kN

GRSA
NLRHA

No BRB
Existing

0 0.02 0.04
1

3

5

7

9

11

13

15

SDR (rad)
St

or
y

Max.
0.014

0 0.5 1 1.5 2
1

3

5

7

9

11

13

15

Beam

Floor Bracing
Column

Diagonal

St
or

y

DCR

GRSA
NLRHA

No BRB

Max.
0.52

197kN
162kN

180kN
196kN
140kN

GRSA
NLRHA

No BRB
Existing

0 0.02 0.04
1

3

5

7

9

11

13

15

SDR (rad)

St
or

y Max.
0.018

0 0.5 1 1.5 2
1

3

5

7

9

11

13

15 Floor Bracing
Column

Diagonal

Beam

Max.
0.71

St
or

y

DCR

GRSA
NLRHA

No BRB

145kN
187kN

201kN
160kN
215kN

GRSA
NLRHA

No BRB
Existing

0 0.02 0.04
1

3

5

7

9

11

13

15

SDR (rad)

St
or

y

Max.
0.015

0 0.5 1 1.5 2
1

3

5

7

9

11

13

15

Beam

Floor Bracing
Column

Diagonal

St
or

y

DCR

GRSA
NLRHA

No BRB

Max.
0.38

140kN
185kN

140kN
205kN
241kN

GRSA
NLRHA

No BRB
Existing

0 0.02 0.04
1

3

5

7

9

11

13

15

SDR (rad)

St
or

y Max.
0.024

0 0.5 1 1.5 2
1

3

5

7

9

11

13

15 Floor Bracing
Column

Diagonal

Beam

Max.
0.78

St
or

y

DCR

GRSA
NLRHA

No BRB

Buckling Not Buckling 



第 5 章 座屈制御を目的とした鋼構造骨組へのブレース最適設計法の提案 

231 

5.4. 座屈拘束ブレース付骨組を対象とする最適化計算 

次に一般的な座屈拘束ブレース付骨組(BRBF)を対象に，多目的の容量分布最適化を実施し，現

在の標準的な最適設計法との比較を通して提案設計手法の有効性を検証する。なお，ここではBRB

の最適な各層容量分布に着目するため配置は固定する。本節の検討は意匠・設備の制約で制振部

材の配置位置が確定している設計状況に相当する。 

 

5.4.1. 想定建物と最適化問題の概要 

(a) 想定建物 

Fig. 5.4.1 に想定建物のモデル図を示す。想定建物は，日本免震構造協会のパッシブ制振構造設

計・施工マニュアル 第 3 版 5-11) (以下，JSSI マニュアル)に記載された，設計例題建物(テーマスト

ラクチャー)の 4 層と 10 層モデルであり，本節では長手方向の中央構面を抽出した平面骨組モデル

を対象に，座屈拘束ブレース(BRB)の容量分布最適化計算を実施する。平面骨組モデルの構築にお

いては，JSSI マニュアルと同様の重量 7.8 kN/m2を仮定し，抽出部分が負担する重量を各節点に集

中質量として与えている。BRB の配置位置は同図に示す通りである。なお，部分骨組を用いた最

適化計算を行うため，制振効果を高めるために主架構部材断面を小さくする等の処理は行ってい

ない(JSSIマニュアルのトリムモデル)。その他の架構と部材諸元は JSSIマニュアルと同様である。 

 

 

                       (a) 4-story model                             (b) 10-story model 

Fig. 5.4.1 Schematic image of the JSSI BRBF theme structure model 
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(b) 標準的な最適設計手法 

 JSSIマニュアルでは，笠井の手法(以下，SDOF法)が標準的な最適設計法として採用されている。

SDOF 法は周期 T0，質量 Meq，高さ Heq，主架構剛性 kfの等価 1 自由度系を用いて，ダンパー剛性

kd や弾塑性ダンパー塑性率 等に基づく応答低減曲線(性能曲線)を作成し，手計算の範囲で視覚

的・効率的にダンパー設計できる。ただし，SDOF 法は等価 1 自由度系から元の多自由度系へ変換

する仮定に任意性があり様々な手法を選択できる。そこで本節では，等価 1 自由度系の地震応答

が多自由度系と全て一致すると仮定し，性能曲線上の剛性比 kd / kf一定の条件下で，その諸元(層間

変形角，ダンパー塑性率)を多自由度系の各層に比例倍する手法を最適化計算と比較する。これは

同手法が SDOF 法として最も簡易かつ基礎的(主架構剛性が Ai 分布に対し均等とする本例題で最

適解を与える)と考えたためである。なお，等価 1 自由度系の性能曲線は ADM の等価線形化 5-11)

より評価し，地震応答評価値は塑性率に関する収斂計算を考慮する。平面骨組に関する各種諸元(Ai

分布のせん断力分布を仮定した場合の主架構各層剛性 kfi，建物全体の倒れ込み振動モードに相当

する固有周期 T0，総重量の 0.8 倍で計算した有効質量 Meq，軒高の 0.7 倍で計算した有効高さ Heq)

は Table 5.4.1 に示す通りである。主要な計算手順は以下の通りである。 

 

1. 静的解析や固有値解析等の結果に基づき多自由度系を等価 1 自由度系に置換する。 

2. 等価 1 自由度系の主架構剛性 kf，等価高さ Heqから，ダンパー付加前の等価なベースシア(Meq 

× 加速度応答スペクトル)と応答層間変形角f0 を評価する。 

3. 等価 1 自由度系上のダンパー剛性 kdとダンパー容量 Fdを指定し，塑性率が収束するまで

ADM の等価線形化の収斂計算を行い，ダンパー付加後のベースシアと層間変形角の応答低

減率 Ra，Rdを評価する。 

4. 手順 3 のパラメトリックスタディを行い，剛性比 kd / kfで整理した性能曲線を作成する。 

5. 性能曲線から実際の設計に用いる等価 1 自由度系上のダンパー諸元を指定する。 

6. 等価 1 自由度系のダンパー性能(剛性，容量)を多自由度系各層剛性 kfi，各層高さ Hiに対し

て比例配分し，多自由度系の各層ダンパー諸元を決定する。 

 

Table 5.4.1 Story stiffness specification 

 

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
4-story 0.97 671 12.6 61 86 75 51

10-story 1.39 2803.2 29.4 168 255 251 232 227 220 184 172 160 135

T 0

(s)
M eq

(ton)
H eq

(m)
k fi  (kN/mm)
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(c) 最適化計算の概要 

SDOF 法に対して最適化計算では，多目的粒子群最適化(Multi-objective Particle Swarm 

Optimization，以下ではMOPSO5-12))を用いて，多自由度系においても等価 1 自由度系と同様な性能

曲線が存在するか検証し，その後で SDOF 法と比較する。MOPSO 法では，粒子群は解空間上の位

置情報に加えて，目的関数値を座標軸とする適応度空間上の位置情報を有し，さらに探索済みの

パレート最適解の位置情報をデータバンクに蓄積する。このデータバンクの探索記録から探索が

不足している解空間上の位置を判定し，各ステップのグローバルベスト位置とする。データバン

クはパレートフロントの更新時に破棄する。MOPSO 法では，粒子群は解空間上の 1 箇所に徐々に

集合するのではなく，パレート最適解集合を満遍なく探索するように解空間を移動し続ける。 

最適化計算の多自由度系モデルでは，各層 BRB の断面積を固定して剛性比一定を模擬し，SDOF

法と条件を合わせる。最適化計算の各層 BRB 容量分布の設計範囲(制約条件)は 200 kN 以上(4 層モ

デルは 100 kN 刻み，10 層モデルは 250 kN 刻み)，SDOF 法は 0 kN 以上で 1kN 刻みとする。SDOF

法は上記に従い耐力が比例配分されるが，最適化計算は各層BRB容量を独立して解探索するため，

非比例配分も考慮される。ただし，5.3 節より解の入力依存性が判明したため，本節では Fig. 5.4.2

に示す基盤入力の設計用スペクトル BRI-L2 (減衰比 2%)で応答評価し，観測波の位相特性は排除し

て傾向分析する。多目的最適化に用いる目的関数 F は層間変形角とベースシアの 2 種類であり，

入力地震動の荷重ケース数は n = 1 である。式(5-7)と式(5-8)に 4 層モデルを例に目的関数を示す。

ここで設計変数ベクトル x の次元は層数，MOPSO の制御パラメータは Table 5.3.2 と同様である。 

Minimize 
1

SDR
1

1

( ) | max{ ( ) | 1,2, 4}|j
i

F f j
=

= =å x x    (5-7) 

Minimize 
1

Base Shear
2

1

( ) | ( ) |
i

F f
=

=åx x     (5-8) 

 

Fig. 5.4.2 Design Spectrum (BRI-L2)  
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5.4.2. 多目的分布量最適化と標準法の比較 

Fig. 5.4.3 と Fig. 5.4.4 に多目的最適化の結果を示す。ここで Rdと Raは BRB 投入前に対する層間

変形角とベースシアの最大応答低減比である。各解で最大層間変形角の最大層は変動するが，Rd

は No BRB の最大層(4 層，10 層ともに第 1 層)の層間変形角で一律無次元化して示している。多目

的最適化はパレート最適解集合(目的関数値がトレードオフ関係の解集合)を探索する手法であり，

本節では，目的関数空間の非パレート解を，Fig. 5.4.3 (a)の黒点線に示すように，パレート端部(P1, 

P2)で仮想的に反転して多目的最適化し，性能曲線全体を探索した。Fig. 5.4.3(b) は 10 層モデルの

kd / kf =2.0 を例に取りうる全ての解と，最適化計算の最終ステップで得られたパレートフロントを

示している。同図に示すように，多自由度系も性能曲線を有し，MOPSO 法の最適化計算で探索可

能であることが確認できた。ただし，同図の No BRB 側のパレートフロント端部に示すように，

Fig. 5.4.3 (a)に示す手法を採用した場合の非パレート解の探索性能は必ずしも良くない。 

Rd - Ra平面原点からの距離を最適性指標(Optimality)として，SDOF 法と最適化計算の最適解を比

較する。Fig. 5.4.4 中の●■◆は SDOF 法の最適解を GRSA で応答評価した結果である。最適解の

詳細は Table 5.4.2 に示す。EL は最適解のその層の BRB が降伏せず，設計範囲で応答が不変であ

ることを表す。Fig. 5.4.4 (a) に示すように，4 層モデルでは最適化計算と SDOF 法は同程度の最適

性を持つ BRB 容量分布を設計できているが，Fig. 5.4.4 (b)に示すように，10 層モデルでは SDOF

法の最適性がやや劣る。本モデルのように，第 1 層剛性が低い建物は，一般に下層の BRB 剛性と

容量を大きくする方が良いとされ，JSSI マニュアル 5-11)では SDOF 法の補足(せん断力分布に基づ

く容量配分や付加ダンパー剛性の調節)が提案されている。Table 5.4.2 に示すように，10 層モデル

の最適化計算は下層のダンパー耐力を高める解が実際に選ばれた。多自由度系の性能曲線はこの

経験則を裏付けていると考えられる。以上より，最高高さ約 18m 以下の建物では最も単純かつ基

礎的な本章の SDOF 法で妥当な最適ダンパー量を検討できるが，約 42m 以上の建物では上記の補

足を考慮する SDOF 法の使用が推奨される。ただし，同手法は，各層剛性比が等価 1 自由度系か

ら変動する場合があり，剛性比一定の比較条件から逸脱するため，本論では比較していない。 

性能曲線全体を探索する多目的最適化では，非パレート部分の性能曲線の探索に時間がかか

り，4 層モデルで約 10 分，10 層モデルで約 2 時間の計算時間を要した。ただし，Optimality など

を単目的関数とすれば，層間変形角とベースシアを同時に最小化する解を直接探索できると考え

られる。 
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(a) Schematic image to search a performance curve including non-pareto area in MOPSO 

 

(b) Example results (10-story model，kd / kf = 2.0) 

Fig. 5.4.3 Performance curve in MOPSO   
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(a) 4-story model 

 

(b) 10-story model 

Fig. 5.4.4 MOPSO results  
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Table 5.4.2 Detail results of the smallest optimality solutions (EL means non-yielding) 

(a) 4-story model 

 

(b) 10-story model 

 

  

1 2 3 4
Proposal 500 300 200 200
SDOF 282 229 200 135

Proposal 700 500 500 500
SDOF 423 343 299 203

Proposal 1000 500 500 EL
SDOF 564 457 399 271

k d /k f
Method
series

BRB size F di  (kN)

0.5

1.0

2.0

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
Proposal 1250 700 700 450 450 700 450 450 200 200
SDOF 454 394 388 358 351 340 284 267 247 209

Proposal 2000 1000 1000 750 750 500 500 500 500 EL
SDOF 701 609 600 554 542 526 439 412 382 323

Proposal 2500 1250 750 1000 1000 1000 1000 500 500 EL
SDOF 949 824 812 749 733 711 594 558 517 438

2.0

k d /k f
Method
series

BRB size F di  (kN)

0.5
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5.5. 強度型ブレースと座屈拘束ブレースが混在する外殻構造物を対象とする最適化計算 

実在トラス鉄塔(5.3 節)および一般的な座屈拘束ブレース付鋼構造骨組(5.4 節)の検討より，提案

する設計手法は妥当な制振部材の最適解を誘導できることが確認された。最後に多層多スパン骨

組を対象に，弾塑性ダンパー配置を含む，より複雑な部材配置最適化を行い，解の特性と実用に

向けた問題設定を分析し，強度型ブレースと応答制御型ブレースが混在するブレース付鋼構造骨

組骨組の部材配置解の可能性を探索する。 

 

5.5.1. 想定建物と最適化問題の概要 

(a) 想定建物 

Fig. 5.5.1 に想定建物を示す。想定建物は，意匠・設備の制約に依らないブレース配置を検討で

きる建物として，耐震要素を外周に集約した外殻構造物とする。本節では，Fig. 5.5.1 の点線部の

平面モデルを抽出して最適化計算の検討対象とする。 

想定建物は次の手順で設計している。はじめに立体骨組の状態で各階の重量を計算する。重量

は，基準階を固定荷重 4.5 kN / m2，積載荷重 1.8 kN / m2，屋上階を固定荷重 4.5 kN / m2，積載荷重 0.8 

kN / m2 で床重量を計算し，さらに各階ごとに柱自重を累加して各階重量とする。次に各階重量を

内部柱：外周柱：外周 4 隅柱 = 1：0.5：0.25 の比率で柱 1 本の単位重量に換算し，平面骨組の負

担重量を再計算する。続いて平面骨組の状態で応力解析と静的増分解析を行い，強度型の全面耐

震ブレース架構(Concentric Braced Frame，CBF)の各部材断面を決定する。この段階の設計は建築基

準法告示の保有水平耐力計算法 5-13)に従う。1 次設計では，標準せん断力係数 C0 = 0.3 と Ai 分布よ

り定まる水平荷重に対して，短期許容応力度設計の検定値 1.0 未満，層間変形角 1/200 rad 以下，

剛性率 0.6 以上を満たすように設計する。2 次設計では，C0 = 1.0 を想定して静的増分解析を行い，

いずれかの層が 1/100 rad に達した時点を各層の保有水平耐力として必要保有水平耐力に対する検

定を行う。柱梁部材は架構が梁降伏先行型となるように，全塑性モーメントの比が 0.5 以下となる

断面を選んでいる。強度型ブレースは円形鋼管断面を想定し，第 2 章と第 3 章の結果を参考に，

変形応答が一般に小さくなる上層を除き，径厚比は日本建築学会鋼構造限界状態設計指針・同解

説 5-14)の制限値 35 以下となる断面を選んでいる。なお，静的増分解析は柱梁骨組のみ(Frame)の状

態で行い，各層の保有水平耐力は引張側のブレース降伏耐力と圧縮側のブレース座屈後安定耐力

を累加して計算している。部材諸元等の要約は Table 5.5.1 に示す通りである。  
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Fig. 5.5.1 Schematic image of the CBF skin structure model 

Table 5.5.1 Detail of the CBF skin structure model 

(a) Member specifications 

 

(b) Story ultimate forces 

 

60
 m

 (
15

@
4 

m
)

48 m (6@8 m)

Center Core

Girder
H-1000x300x19x32

48 m (6@8 m)

48 m
 (8@

6 m
)

Story Weigt : 7.3 kN/mm2 (RF)
                      6.5 kN/mm2 (~15F)

Story
Column

SHS
(BCP325)

M pc

(kNm)

Girder
Wide flange

(SS400)

M pg

(kNm)

M pg

/ M pc

Brace
CHS

(STK540)
D /t Rank

Q un

/ Q ud

15 500×25 2,490 H-500×300×12×22 895 0.36  267.4×6.6 41 BC 1.05
14 500×25 2,490 H-500×300×12×22 895 0.36  267.4×6.6 41 BC 1.23
13 500×25 2,490 H-500×300×12×22 895 0.36  267.4×6.6 41 BC 1.32
12 500×25 2,490 H-500×300×16×22 945 0.38  267.4×8.0 33 BC 1.38
11 500×25 2,490 H-500×300×16×22 945 0.38  267.4×8.0 33 BC 1.42
10 500×28 2,717 H-500×300×16×22 945 0.35  267.4×8.0 33 BC 1.45
9 500×28 2,717 H-500×300×16×22 945 0.35  267.4×9.3 29 BC 1.48
8 500×28 2,717 H-500×300×16×22 945 0.35  267.4×9.3 29 BC 1.51
7 500×28 2,717 H-500×300×16×22 945 0.35  267.4×9.3 29 BC 1.54
6 500×28 2,717 H-500×300×16×25 1,034 0.38  318.5×10.3 31 BB 1.79
5 500×28 2,717 H-500×300×16×25 1,034 0.38  318.5×10.3 31 BB 1.83
4 500×28 2,717 H-500×300×16×25 1,034 0.38  318.5×10.3 31 BB 1.87
3 500×28 2,717 H-500×300×16×25 1,034 0.38  318.5×12.7 25 BB 1.90
2 500×28 2,717 H-500×300×16×25 1,034 0.38  318.5×12.7 25 BB 1.94
1 500×32 2,993 H-500×300×16×28 1,126 0.38  318.5×12.7 25 BB 1.99

Story
W i

(kN)
ΣW i

(kN)
ai Ai Z R t C i Ds β i Q ud Q un

15 2,308 2,308 0.1 2.7 2.6 0.40 0.8 2,434 2,558
14 2,072 4,380 0.1 2.2 2.1 0.40 0.8 3,759 4,642
13 2,072 6,453 0.2 1.9 1.9 0.40 0.8 4,905 6,483
12 2,072 8,525 0.3 1.8 1.7 0.40 0.8 5,932 8,169
11 2,072 10,597 0.3 1.6 1.6 0.40 0.8 6,864 9,738
10 2,083 12,680 0.4 1.5 1.5 0.40 0.8 7,718 11,211
9 2,083 14,762 0.5 1.5 1.4 0.40 0.8 8,497 12,597
8 2,083 16,845 0.5 1.4 1.4 0.40 0.8 9,206 13,915
7 2,083 18,928 0.6 1.3 1.3 0.40 0.8 9,848 15,175
6 2,083 21,010 0.7 1.3 1.2 0.35 0.8 9,124 16,376
5 2,083 23,093 0.7 1.2 1.2 0.35 0.8 9,576 17,520
4 2,083 25,175 0.8 1.1 1.1 0.35 0.8 9,976 18,614
3 2,083 27,258 0.9 1.1 1.1 0.35 0.8 10,324 19,661
2 2,092 29,350 0.9 1.0 1.0 0.35 0.8 10,622 20,659
1 2,105 31,455 1.0 1.0 1.0 0.35 0.8 10,872 21,609

1 0.99
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Fig. 5.5.2 に卓越固有モードを示す。外殻構造は荷重負担が分離され，固有周期に対するブレー

スの影響が大きい。Fig. 5.5.3 の例に示すように，CBF は剛性が高く，層間変形角 (SDR)は約 1/200 

rad だが，強度型ブレースの座屈検定値( = 部材軸力 / 短期座屈軸力，引出線は最大 DCR とその

層を示す。)は 1.0 を超える。骨組のみ架構(Frame)は変形が 1/50 rad を超える。以上の架構を初期

状態として部材配置最適化を実施する。 

 

 

                                     (a) CBF                                       (b) Frame 

Fig. 5.5.2 Dominant modes (natural period, mass ratio) 

 

 
Fig. 5.5.3 Initial response (Input: El Centro) 
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(a) 最適化問題の概要 

最適化アルゴリズムは分散型 GA に類する島GA (Island Genetic Algorithm)を用いる。Fig. 5.5.4 に

概要を示す。島 GA は母集団を部分集団(島)に分割し，各島は独立してGA 計算を行って定期的に

優良個体を交換(移住)する。各島は移住により多様性を維持して局所収束を避ける。さらに本節で

は，適応度(目的関数値)がある程度収束すると優良個体を保存して変異率を上昇する大突然変異世

代を加えた。交叉は一様交叉，変位は転座とする。交叉と変異は層，スパン，遺伝子位相単位で

行い，各々は等確率とする。移住はランダムリングとする。パラメータの詳細は Table 5.5.2 に示す。 

個体操作は合計 180 本の強度型ブレースに関する 3 種(BRB 置換，ブレース除去，無変更)と，1

層柱の BRB 化(BRC 置換)であり，K 型対称配置の遺伝子列 x を，Fig 5.5.4 (b)に示すルール(1：BRB

または BRC 置換，-1：ブレース除去，0：無変更)に従って符号化する。ブレースに関する全ての

操作を含む問題(5.5.3 節)で条件を均等にするため，上記の 3 操作は各 60 本の制約条件を設ける。

ただし，BRC 置換を含む問題(5.5.4 と 5.5.5 節)は，最低 2 本の柱が BRB 化する解を考慮し，BRB

は 60 + 2 本を制約とする。ただし，柱の無置換または全置換の解も平等に探索するため，ブレー

スと柱で置換数は区別せず，柱は 1 本ずつ置換可能とする。遺伝子列 x の次元は 45 (ブレースのみ

操作する 5.5.2 節と 5.5.3 節)，49 (1 層柱の BRC 置換を含む 5.5.4 節と 5.5.5 節)である。なお，BRB

は 250 kN (断面積 1,111mm2)，BRC は 5000 kN (断面積 22,222mm2)とする。各最適化問題の単目的

関数 F は，SDR(以降，変位)，DCR(以降，座屈)，DCR のペナルティ付き SDR，DCR のペナルテ

ィ付き SDR 標準偏差の 4 種とする。Fig. 5.5.5 に示すように，入力地震動は基盤入力の設計用スペ

クトル BRI-L2 (減衰比 2%) に適合した 3 波 (El Centro，JMA-Kobe，Hachinohe) とする。 

Minimize 
3

SDR

1

1
( ,C) | max{ ( , C) | 1,2, 15} |

3 j
i

F f i j
=

= =å x x    (5-9) 

Minimize 
3

DCR

1

1
( ,C) | max{ ( , C) | 1,2, 180} |

3 j
i

F f i j
=

= =å x x    (5-10) 

Minimize 
3

SDR with a penalty (DCR <1.0)

1

1
( ,C) | max{ ( , C) | 1,2, 15} |

3 j
i

F f i j
=

= =å x x  (5-11) 

Minimize 
3

S.D  with a penalty (DCR < 1.0)

1

1
( ,C) ( , C)

3 j
i

F f i
=

= åx x     (5-12) 

以上より，最適化問題は操作 4 種(5.5.2 節：BRB 置換，5.5.3 節：BRB 置換+ブレース除去，5.5.4

節：BRB 置換+BRC 置換，5.5.5 節：BRB 置換+ブレース除去+BRC 置換)×目的関数 4 種の 16 種を

設定する。Table 5.5.3 は検討ケースの要約を示す。最適解の応答値は平均的な El Centro で示す。 
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                    (a) Island Genetic Algorithm                       (b) DNA coding rule 

Fig. 5.5.4 Schematic image of Island Genetic Algorithm 

 

Table 5.5.2 Optimization algorithm parameter of Island Genetic Algorithm 

 

 

Table 5.5.3 Summary of optimization problems 

 
 

 

Fig. 5.5.5 Response spectra of seismic inputs  
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5.5.2. BRB置換のみを利用した最適配置解の傾向 

初めに BRB 置換のみで変位または座屈を最小化する配置を分析する。Fig. 5.5.6 に最適化計算結

果を示す。各図において，左側が制振ブレース(太線)に置換された配置図，右側が選ばれた最適配

置における時刻歴応答解析(NLRHA)，GRSA における最大層間変形角分布および最大座屈検定値

(DCR，1.0 以上が座屈発生)を示す。なお，図中の灰色線は弾性時におけるブレース無しの架構

(Frame)および弾性ブレース付架構(CBF)の応答値を示している。同図(a)に示すように，変位最小化

では層方向に概ね均一配置する解が選ばれ，同図(b)に示すように，座屈最小化ではスパン方向に

集中配置する解が選ばれた。連続する層に集中配置すると座屈に有効な点は単スパンの鉄塔と同

様だが，多スパンでは変位と座屈で配置傾向が分岐する。BRB 置換は応答低減とヒューズ効果を

得るが，全面耐震ブレース(Fig. 5.5.1)を初期とすると水平剛性の低下を招く。つまり，変位最小化

で均一配置が選ばれる理由は，等価剛性を考慮した層剛性分布が均一化するためであり，座屈最

小化で集中配置が選ばれる理由は，層剛性が低い層で免震効果が得られるためである。なお，

Fig. 5.5.2 の通り，連層壁の特性で外殻構造は曲げ応答が生じ，層内各スパンの水平変形が不均等

になり，変位最小化では等価剛性の低下が小さい外側にBRB が配置された。 

一方，変位最小化の均一配置は層間変位が 1/200 rad まで収まるが座屈が解消されず，座屈最小

化の集中配置は BRB 配置層に連続して変形集中を招き，目的関数に対し過剰に応答低減する解が

得られる。両者を補完する方法の 1 つは多目的最適化であるが，本論はペナルティ付の単目的最

適化を採用し実行した。これは応答を基準に収めることが優先される設計段階では，パレート最

適解集合から解を選択するより，あるペナルティ下で特定の応答を最小化する方が直接的と考え

たためである。具体的に対象の外殻構造においては DCR < 1.0 をペナルティとする。Fig. 5.5.6 (c)

は変位を最小化する解であり，集中配置が層方向に分散され，Fig. 5.5.6 (d)は変位の標準偏差(S.D.)

を最小化する解であり，全層変位を均一化するため，集中配置がより分散される。最大変位はや

や増大するが連続集中は緩和される。 
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                    (a) Minimize SDR                                    (b) Minimize DCR 

  

          (c) Minimize SDR with a penalty (DCR < 1.0)              (d) Minimize S.D. with a penalty (DCR < 1.0) 

Fig. 5.5.6 Layout optimization results  

Operation: BRB replacement 

Subject to the number of replaced BRBs (60) and CBs (60) 
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5.5.3. ブレースの除去を含む最適配置解の傾向 

次に強度型ブレースの除去を加えた配置傾向を分析する。Fig. 5.5.7 に最適化計算結果を示す。

本節の目的関数は経済指標を含まないが，ブレースの除去は鋼材量の低減に貢献する。同図(a)に

示すように，変位最小化は同様に層方向の均一配置が選ばれるが，BRB 置換のみと異なり，BRB

が中央スパンに配置される。これは等価剛性の低下を抑える外側スパン配置より，塑性変形量と

付加減衰が大きくなる中央スパン配置が有利なためと考えられる。ただし，DCR が 0 になるブレ

ースの除去を加えても変位最小化だけで座屈は解消しない。同図(b)に示すように，座屈を最小化

する場合は下層に BRB 置換と耐震ブレース要素の除去が集中する解が選ばれるが，層変位が下部

に集中する。同図(c)(d)に示すように，座屈のペナルティ付では，座屈を解消しつつ変位を低減で

き，特に標準偏差の最小化は層集中を均一に緩和する解を得た。これは BRB 置換が集中する層と

ブレースが除去される層が同時に生じ，結果的に剛性分布が均一化されたためと推測される。 

 

  

                    (a) Minimize SDR                                    (b) Minimize DCR 

  

          (c) Minimize SDR with a penalty (DCR < 1.0)              (d) Minimize S.D. with a penalty (DCR < 1.0) 

Fig. 5.5.7 Layout optimization results  
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5.5.4. 1層柱のBRC置換を含む最適配置解の傾向 

続いて 1 層柱の BRC 置換を許容し，曲げ応答を積極利用する配置傾向を分析する。Fig. 5.5.8 に

最適化計算結果を示す。本論の複素剛性要素(第 4 章 4.3.2 節参照)は軸力系の部材であれば BRC に

も適用できる。同種の構造は Spine Frame5-15)と呼ばれる。BRC 置換による応答低減効果は BRB 置

換のみより大きく，同図(a)に示すように，単純な変位低減では，一般に変形が小さく塑性化しに

くい最上層の BRB 配置が選ばれ余剰の BRB が生じる。同図(b)に示すように，BRC 置換を許容す

ると相対的に 1 層変形が大きくなり，座屈最小化では，Fig. 5.5.6(b)と比べて BRB の集中配置が下

層に移動する。一方，同図(c)(d)に示すように，座屈のペナルティ付では，前節までと異なり，座

屈最小化の集中配置より，変位最小化の均一配置解が選ばれた。これは曲げ応答が利用できると

均一配置系の解で座屈が解消されるためである。 

 

  

                    (a) Minimize SDR                                    (b) Minimize DCR 

  

          (c) Minimize SDR with a penalty (DCR < 1.0)              (d) Minimize S.D. with a penalty (DCR < 1.0) 

Fig. 5.5.8 Layout optimization results  

Operation: BRB replacement and BRC replacement 
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5.5.5. ブレースの除去と1層柱のBRC置換を含む最適配置解の傾向 

最後に全操作を含む配置傾向を分析する。Fig. 5.5.9 に最適化計算結果を示す。ブレースの除去

と 1 層柱の BRC 置換を含むと，座屈の解消は BRB 置換のみより容易となる。同図(a)に示すよう

に，変位最小化のみで座屈の解消が達成でき，ペナルティ付の検討は不要となる。付加減衰を大

きくするために BRB が中央スパン配置される傾向は Fig. 5.5.7 (a)より顕著となる。同図(b)に示す

ように，座屈を最小化する場合は Fig. 5.5.7 (b)と同程度である。同図(c)に示すように，標準偏差を

最小化する場合は 5.3 節同様 BRB が余る解が選ばれた。なお，Fig. 5.5.6 ~ Fig. 5.5.9 に示すように，

BRB 置換やブレース除去が集中する層は剛性低下や高いダンパー剛性比により非線形応答が強く，

最大で約 30%安全側評価となった。 

 

   

                    (a) Minimize SDR                                    (b) Minimize DCR 

  

(c) Minimize S.D. with a penalty (DCR < 1.0) 

Fig. 5.5.9 Layout optimization results  

Operation: BRB replacement and BRC replacement and CB removal 
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5.6. 5章のまとめ 

本章では，一般化応答スペクトル解析法 (Generalized Response Spectrum Analysis, GRSA)と最適化

アルゴリズムを組合せた制振構造物の設計手法を提案し，様々な適用例(実在トラス鉄塔，一般的

な座屈拘束ブレース付鋼構造骨組)を通してその有効性を検証するとともに，強度型ブレースが混

在するブレース付鋼構造骨組における，座屈拘束ブレースなど弾塑性ダンパーの最適配置解の特

性を分析した。本章で得られた主要な知見を以下に示す。 

 

1) 経験的手法および試行錯誤でBRB配置と容量分布を決定した実在通信トラス鉄塔の既存耐

震改修における制振ブレース配置は，座屈最小化の配置制約付き最適化問題の優良解と言

える。一般化応答スペクトル解析法と最適化アルゴリズムを組合せた設計手法は既存改修

より良い解を導き，強度型ブレースが混在する鋼構造骨組の離散的なダンパーの配置と容

量を考慮した最適設計に適用できる。ただし，得られる最適解の詳細なダンパーの配置や

容量分布量は地震入力依存性がある。 

2) 多自由度系においても，等価一自由度系と同様な応答低減性能曲線が存在し，多目的最適

化を用いて導出することが可能である。等価一自由度系の性能曲線に基づく標準的な最適

設計法は，ある程度(本章の検討では約 42m)以上の最高高さの建物は，等価 1 自由度系の応

答が多自由度系と全て一致すると仮定してダンパー諸元を決定する手法では妥当な最適解

を検討できない場合がある。同様の場合では，パッシブ制振構造設計・施工マニュアルの

せん断力分布に基づく容量配分や付加ダンパー剛性の調節など補足法の使用が推奨される。 

3) 強度型耐震ブレースと弾塑性ダンパーブレースが混在する外殻構造物は，特定の応答の単

目的最適化のみでは，層間変形角やブレースの座屈検定値を満足する解が得られるとは限

らない。同様の場合は，座屈検定値などをペナルティとして単目的最適化すると，座屈と

変位を同時に抑制できる配置解を探索できる。また，柱の BRB 置換等を考慮すると，ペナ

ルティ等を考慮しない単純な単目的最適化で設計基準を満たす配置解を探索できる。 

なお，一般的に構造最適化は，ある限定された条件と入力に適合する最適解を導出する計算手

法であり，最適化アルゴリズムは想定外条件に対するロバスト性を保証しないため，提案手法を

用いる場合において，設計者はこの点に留意し，慎重に外力の境界条件等の設定や結果の精査を

行う必要がある。  
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本研究では，鋼構造の基礎研究への貢献と各耐震設計法の課題に対する知見の拡充を目的に，

ブレースの曲げ座屈を共通項として，座屈後破断を伴う円形鋼管ブレース付鋼構造骨組の部材破

断までの終局耐震性能および，座屈損傷制御を目的とした各種ブレース付鋼構造骨組の最適設計

手法について検討を行った。以下に本論で得られた知見を示す。 

 

第 2 章では，ブレースの座屈後破断を伴う円形鋼管ブレース付鋼構造骨組の動的崩壊挙動につ

いて，過大変形時の P-Δ効果を再現する実験装置と，比較的局部座屈を生じやすい径厚比約 42 の

片流れ円形鋼管ブレース付鋼構造骨組模型を用いた振動倒壊実験により調査し，座屈時の幾何形

状の破壊力学モデルに基づく円形鋼管ブレースの部材破断時期評価手法の適用性や，ブレース部

材の破断を考慮した時刻歴応答解析手法の適用性を，実験結果との比較により検証した。具体的

に得られた知見は以下の通りである。 

1) ブレースの亀裂発生と全断面破断の発生時期には差があり，変位応答の増大や層崩壊挙動

(架構が片方向に倒れ込む)はブレースの全断面破断後に顕著となる。 

2) 円形鋼管ブレースの部材破断時期評価手法は，局部座屈の発生の評価基準により，亀裂発

生時期が早期に判定されるものの，骨組配置かつ動的入力下でも安全側評価が可能である。 

3) 鋼素材の疲労損傷則から，ブレース局部座屈部の低サイクル疲労破壊は，最大応答を受け，

曲げ座屈を生じた後の小振幅応答に起因する累積塑性歪の増大の影響が大きく，ブレース

部材は一度曲げ座屈を生じると余震による弾性振動でも部材破断を生じる可能性がある。 

4) ブレースの部材破断を考慮した時刻歴応答解析は，局部座屈の発生の評価基準により，ブ

レース破断時期が実験結果より早期に判定されるものの，安全側の耐震性能評価に適用可

能である。ブレースの部材要素のモデル化により部材破断時期の評価精度は向上するが，

部材破断後の架構全体の変形応答に与える影響は殆ど無い。 

以上の知見より，ブレース付鋼構造骨組では，架構が倒壊に至る終局限界はブレースの曲げ座

屈後に生じる部材破断が主要因となる性質が確認され，その亀裂発生時期は動的入力においても

上述の部材破断時期評価手法を用いて安全側に評価できる事が明らかとなった。 

 

第 3 章では，第 2 章の試験体を基準に，より広範な径厚比パラメータを有する円形鋼管ブレー

スの部材破断とブレース付鋼構造骨組の累積変形性能の因果関係について有限要素法を用いた詳

細な数値解析と性能確認実験を用いた検証を行い，さらに保有水平耐力計算について，層の許容
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できる累積塑性変形量の観点から，円形鋼管ブレースの部材破断を考慮した層の構造特性係数 Ds

の評価手法を提案し，同部材破断に対する建築基準法告示や日本建築学会鋼構造限界状態設計指

針(LSD 指針)の耐震性能指標の安全余裕率について径厚比に着目して分析した。具体的に得られた

知見は以下の通りである。 

1) 柱梁骨組に対し，G.PL を割込溶接した円形鋼管ブレース部材の破壊性状は，骨組面内方向

の付加曲げの影響により，径厚比に応じて母材端部のみに局部座屈を生じて亀裂発生に至

る場合と，母材中央部と端部に局部座屈を生じて中央部が先行破壊する場合と，特定の層

間変形角範囲内では局部座屈を生じない場合に分類され，溶接部に応力集中が生じて破断

しない限り，ブレースの累積変形性能は上述の評価手法を用いて概ね検証できる。 

2) 径厚比が小さく局部座屈を生じにくい円形鋼管ブレース部材は，径厚比の大きい部材より

高い累積変形性能を発揮するが，保有耐力接合を満たしても，溶接突端部の応力集中を緩

和できずに亀裂を生じて性能が劣化する場合があり，接合部納まりに留意が必要である。 

3) 円形鋼管ブレース部材の径厚比による累積変形性能差は，ブレース付鋼構造骨組の動的な

終局耐震性能に影響を与える。 

4) 径厚比が小さく局部座屈を生じにくいブレース付鋼構造骨組においても，著しい変形応答

の増大など架構の層崩壊挙動はブレース部材の全断面破断時に顕著となる。 

5) ブレースの部材破断を考慮した構造特性係数は，保有水平耐力，上述の部材破断時期評価

手法，地震動レベルを表す等価繰返し回数 neqを用いることで簡易に評価できる。 

6) 弾塑性設計の耐震性能指標は，neq = 2(極稀に生じる設計用地震動入力レベル)とした場合の

部材破断を考慮した構造特性係数に対して，LSD 指針の径厚比制限 (D/t≦36)であれば，30 

~ 40%程度の破断安全余裕率を有し，制限以上の径厚比範囲では余裕率が負となる場合があ

る。同傾向は有効細長比が小さい程顕著であり，特にブレース部材の水平力分担率による

割増が適用されない BA ランクは余裕率の低下が著しい。 

7) 地震動の継続時間性や主要動の多数回繰返しを考慮すると，現行の告示 Ds現行値や LSD 指

針の低減係数 Bkdiのブレース部材の破断安全余裕率は，LSD 指針の径厚比制限(D/t≦36)範囲

内であっても安全余裕率が負として評価される場合がある。 

以上の知見より，ブレース破断に対する弾塑性設計の耐震性能指標の安全余裕率は，提案した

評価法により簡易に略算することが可能となった。その一方で，入力レベルや継続時間性が大き

な地震動を考慮すると，一般に細長比と径厚比性能が優秀と判断されるブレース断面を用いたと
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しても，その耐震性能評価は危険側となる場合があることも定量的に明らかとなり，これらに対

しても安全側の設計を担保する場合では必要鋼材量が増大が予想され，強度型ブレース付鋼構造

骨組の経済的な耐震構造の選択肢としての設計限界が示された。 

 

第 4 章では，損傷を蓄積する強度型ブレース付鋼構造骨組に関する上述の結論に基づき，架構

の倒壊現象の根本原因となるブレースの曲げ座屈発生を解消できる応答制御型ブレースを導入し

た鋼構造骨組について，各種ブレースを含む任意形状の立体モデルに適用可能な一般化応答スペ

クトル解析法(Generalized Response Spectrum Analysis，GRSA)を構築し，広範なモデルパラメータ

を用いた時刻歴応答解析(Non-Linear Response History Analysis，NLRHA)との比較から，その評価精

度，適用性，時間効率性の向上を検証した。具体的に得られた知見は以下の通りである。 

1) 弾塑性減衰を考慮した複素非対称減衰系の最大地震応答は，縮約 1 自由度系の固有方程式

の分析と適切な固有値の選択に基づき修正 CQC 法を準用することで評価できる。 

2) 弾塑性制振ブレースは，3 次元トラス要素の要素剛性行列に基づき作成した複素剛性要素で

模擬することが可能である。 

3) 複素剛性要素の関係式として，特定の振動モードが最卓越する構造物が対象の場合では，

最大点剛性法と最小 2 乗法が GRSA の良い評価精度を与え，簡易応答評価で慣用されてい

る平均減衰法は，両者より安全側評価を与え，特に高次モードなど複数の振動モードが卓

越する構造物の場合に良い GRSA の評価精度を与える。 

4) GRSA は平面・立体・曲げ抵抗系・軸力抵抗系いずれのモデルにも適用可能である。ただ

し，幾何非線形性を無視できない場合や極端なスペクトル励起帯を有する入力地震動を用

いる場合では評価精度は悪化する。 

5) 自由度数 810 の実在トラス鉄塔の立体モデルの計算時間は，NLRHA(ステップ数 7,000)

で 15~30 分，GRSA で 5~10 秒を示し，GRSA は時間効率性が十分に向上する。 

以上の検討より，提案する GRSA を用いて，時刻歴応答解析より高速かつ実用的な精度で，建

物内における具体的なブレースの配置と量の詳細な検討が可能となった。 

 

第 5 章では，GRSA と最適化アルゴリズムを組合せた各種ブレース付鋼構造骨組のブレース最

適設計手法を提案し，実在トラス鉄塔や一般的な強度型・応答制御型ブレース付鋼構造骨組など

の適用例を通してその有効性を検証するとともに，強度型ブレースと座屈拘束ブレース(BRB)が混
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在するブレース付鋼構造骨組における，座屈検定値等を含め種々の応答低減にとって最適なブレ

ース配置・容量分布解の特性を分析した。具体的に得られた知見は以下の通りである。 

1) 提案するブレース最適設計手法は試行錯誤で応答制御型ブレースの配置と容量分布を決定

した実在通信トラス鉄塔の耐震改修より良い解を導き，強度型ブレースが混在する鋼構造

骨組の離散的な制振ブレースの配置と容量を考慮した最適設計に適用できる。 

2) 提案するブレース最適設計手法により得られる最適解の詳細なブレースの配置や容量分布

量は地震入力依存性がある。 

3) 多自由度系においても，等価一自由度系と同様な変位とベースシアに関する応答低減性能

曲線が存在し，多目的粒子群最適化等のアルゴリズムを用いて導出することができる。 

4) 等価一自由度系の性能曲線に基づく標準的な最適設計法は，ある程度(本論では約 42m)以上

の最高高さの建物では，等価 1 自由度系の応答が多自由度系と全て一致すると仮定して制

振ブレース諸元を決定する手法では妥当な最適解を検討できない場合がある。 

5) 強度型ブレースと応答制御型ブレースが混在する外殻構造物は，特定の応答の単目的最適

化のみでは，層間変形角やブレースの座屈検定値を満足する解が得られるとは限らない。

同様の場合は，座屈検定値などをペナルティとして単目的最適化すると，座屈と変位を同

時に抑制できる配置解を探索できる。また，柱の BRB 置換等を考慮すると，ペナルティ等

を考慮しない単純な単目的最適化で設計基準を満たす配置解を探索できる。 

以上の検討より，提案するブレース最適設計手法を用いて，極稀に生じる地震レベルにおいて

も，部材破断と倒壊に影響する強度型ブレースの曲げ座屈を制御しつつ，最大層間変形角を目標

値以下に抑えるブレース付鋼構造骨組の効率的な構造計画が可能であることが示された。 
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今後の課題 

本研究の今後の課題は以下の通りである。 

(a) 多層骨組を対象とした振動台実験 

第 2 章と第 3 章では，単層のブレース付鋼構造骨組を対象に振動台実験を実施し，径厚比に関

係なく，ブレースの部材破断が層崩壊挙動の直接的要因となり，終局耐震性能に致命的であるこ

とを確認できた。しかしながら，中間層崩壊や，ブレースの部材破断が連鎖的に起こる伸展性崩

壊など，より現実的な崩壊挙動は未確認であり，多層骨組での同様な振動台実験を今後実施する

必要がある。 

 

(b) 角型鋼管ブレースの累積変形性能評価手法と部材破断を考慮した終局耐震性評価法 

第 3 章では，ブレースの部材破断を考慮した終局耐震性評価手法の概念を提案し，従来の弾塑

性設計の耐震性指標である構造特性係数などの破断安全余裕率を定量的に検証可能にした。しか

しながら，対象ブレースは，全体軸変形量から累積変形性能を手計算できる円形鋼管に限られて

いる。提案手法をより一般化するためには，今後は米国を始めとする諸外国で広く用いられてい

る角型鋼管についても同様な累積変形性能評価法を確立する必要がある。 

 

(c) ブレース以外の弾塑性ダンパーの複素剛性要素 

本研究では，ブレース付鋼構造骨組を対象とする都合で，第 4 章の一般化応答スペクトル解析

法はブレース型弾塑性ダンパーの複素剛性要素を定式化した。しかしながら，提案手法は汎用性

を重視し，その数値計算フローはダンパーの形態に依らない仕様としており，提案手法をより一

般化するために，免震構造に適用する弾塑性ダンパーなど，その他の弾塑性制振部材を模擬する

複素剛性要素も検討する必要がある。 

 

(d) 経済性指標を目的とする最適化 

第 5 章では，主として座屈検定値または層間変形角など力学的特性を目的関数とした構造最適

化を行った。その一方で，実務では力学的に最適であることより，経済性が最も重要な指標とな

る場合が少なくないため，地震荷重に対する構造合理性と経済性を両立する制振部材の配置や容

量の最適化も今後検討する必要がある。 
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(e) 意匠・設備の条件を考慮した最適化 

地震荷重に対する構造合理性に注目するため，第 5 章 5.5 節では，意匠・設備による制約を受け

にくい外殻構造を例に種々のブレース部材の配置最適化を行った。その一方で，実際の部材配置

設計は意匠・構造・設備の全ての指標で決定されるため，提案手法をより一般的な事例に応用す

るにあたり，意匠・設備に関する条件を目的関数や制約に取り込んだアルゴリズムを検討する必

要がある。 

 

(f) 最適解近傍の優良解を含めた設計解の導出 

第 5 章では，高速な地震応答評価手法(一般化応答スペクトル解析法)を用いた最適設計手法の有

効性の検証を目的としていたため，検討範囲では各目的関数を最小化する最適解のみに着目して

比較・分析を行った。しかしながら，意匠・設備を含めた実際の基本計画段階では，構造設計上

の最適解をピンポイントで示すより，大まかな方向性や部材配置のルール等を示す方がより柔軟

な建築設計が可能になると考えられる。したがって，最適解周辺に存在し，各評価クライテリア

を満足する多様な優良解を探索できるアルゴリズムの実装など，今後は提案手法を意匠・設備の

技術者とのコミュニケーションツールとして整備する必要がある。 
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