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第1章 はじめに

1.1 研究の背景

我が国はこれまでに幾度となく甚大な地震被害を経験し，その度に耐震設計法が発展・改良され

てきた。特に 1981年に施行された「新耐震設計法」は，我が国で初めて二段階の設計理念が導入

された設計法であり，設計時に目標とする最低限の耐震性能水準を「地表面最大加速度（PGA）

= 80～100 gal程度の中地震に対して建物にほとんど損傷がなく，PGA = 300～400 gal程度の大

地震に対して建物に重大な損傷がなく崩壊しないこと」としている。この設計法に基づいて建て

られた建物は，1995年の兵庫県南部地震や 2011年の東北地方太平洋沖地震等での建物被害調査

から，ある程度十分な耐震性能を有していることが立証され 1)‐ 4)，施行からおおよそ 40年経つ今

日においても耐震設計のベースとなっている。一方で，この設計法は，告示などで具体的に定め

られた仕様基準を満足しているかどうかで安全性を判断する「仕様規定型設計法」であり，建物

の性能評価を直接行う形式ではないことから，建物に要求される多種多様な性能に対応して設計

することが難しく汎用性に欠ける。

「自由度の高い新たな構造設計体系の構築」を大きな目的の一つとして，1998年に建築基準法

が改正され，これに伴い我が国の設計体系では，従来の仕様規定型設計法から，一定の性能さえ

満たしていれば様々な材料や構造方法等を採用することができる「性能規定型設計法」への移行

の道が開かれた。また 2000年には新たな構造安全性の検証法として「限界耐力計算」5) ‐ 7)が導入

された。限界耐力計算は，地震時においては構造物の変形量がその損傷や安全性に直接対応する

ことから，耐震性能を構造物の変形性能に基づき評価するものであり，従来の耐震設計で慣用さ

れてきた静的な地震力に対して安全性を検定する方法と比較して，振動論を直接用いることで想

定した地震動に対する構造物の応答をより合理的に評価することができるとされている。また高

さ 60 m以下の多層構造物ならば構造種別・構造形式によらず適用することができ，汎用性のある

手法ともされている。

2005年には限界耐力計算と同等以上の検証法として「エネルギーの釣合いに基づく耐震計算等

の構造計算」7),8)も施行された。これは建物に入力される地震エネルギーが安定した量であるこ

とに着目し，建物の耐震性能をそのエネルギー吸収性能で評価する方法である。この方法の特徴
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1 はじめに

としては，変形性能に優れ応答評価法も発達している鋼構造建物の設計に特に適していることや，

これまでは設計時に時刻歴応答解析を必要としていた履歴ダンパーの設置された構造物（以下，

単に制振構造物という）の静的設計を可能としていることが挙げられる。この検証法は，現在制

振技術が高層鋼構造建物においてほぼ標準技術と言われるにまで至っていることからも有用であ

り 9)，今後のさらなる発展・展開が期待されている。

新耐震設計法や限界耐力計算法，エネルギーの釣合いに基づく耐震計算等の構造計算法では，

いずれも耐震性能水準を異なる物理量で示しているものの，目標としている最低限の性能水準は

共通して「大地震に対して建物に重大な損傷がなく崩壊しないこと」である。しかしながら，大

地震後でさえも建物の継続使用性や財産価値の保持を望む建築主も多く 10)，今後の設計体系の発

展には建築主によって異なる様々な耐震性能水準への要求に適宜対応していくことが重要である。

これを実現するためには，目標とする耐震性能水準への要求を建築主と設計者とが協議の上定め，

これを満たすように設計する「性能設計法」の構築が必要不可欠であり，このことは近年の耐震

工学における最重要課題の一つである。

住宅については，その耐震性能水準を表す指標に，2000年に制定された住宅の品質確保の促進

等に関する法律，いわゆる「品確法」における住宅性能表示制度で定められた「耐震等級」があ

る 5),11)。建築主に耐震工学の知識があまりない場合でも耐震基準水準を耐震等級 1，2，3という

数字で簡便に指定することができることから，これは性能設計法の実用化・普及に貢献し得る。

しかしながら，上級の耐震等級に用いる設計用地震動は単に耐震基準相当の係数倍として設定さ

れているため，どの程度の性能水準が達成されているかは不明確なままである。

耐震等級に残る課題を解消しつつ「性能設計」を実現し得る有力な設計法の一つに，「信頼性理

論に基づく限界状態設計法」12)‐ 14)がある。これは，建物に将来作用する荷重やその耐力といった

不確かさを確率・統計論に基づき考慮しつつ，供用期間中に建物が好ましくない状態となる確率，

すなわち「限界状態超過確率」という定量的な尺度によって建物の性能水準を制御する設計法で

ある。この設計法によれば，統計的性質の異なる地盤構造物や上部構造，さらには制振構造様式

を含む新たな構造様式を採用した建物を統一的な理念のもと設計することができ，非常に汎用性

の高い設計法の実現が可能となり得る。2018年度の日本建築学会大会にて構造本委員会主催で開

催された研究協議会においても，不確定な未来の事象に対し確定的に性能を示すことはリスクが

大きいことから「耐震性能評価尺度」は確率的な表現とすることが望ましいとされ 15)，我が国に

おいて信頼性理論に基づく限界状態設計法の有用性が近年認知されつつある。

限界状態超過確率の算定には一般に煩雑な計算が必要となるが，これを回避する実用的な手法
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として荷重・耐力係数設計法や部分係数法が提案され，欧米州諸国等の多くの国々においてはす

でに規基準に採用されている 16) ‐ 19)。一方で，これらの規基準において定められる性能はほとん

どが部材レベルであり，建物全体としての性能水準を規定するには至っておらず，未だ検討の余

地は残る。この解決策として Lucoら 20)は，建物全体の耐震性能水準を 50年間での倒壊確率が

1％となるように定められた想定最大地震動を設計荷重とすることで制御する方法を提案し，こ

れが米国の設計規準の一つである ASCE719)にも採用されている。しかしながら，想定最大地震

動の算定に用いた建物崩壊のフラジリティ曲線は所定の設計用地震動を用いて設計された建物群

の解析結果に基づいている 20)ため，個々の建物の特性は考慮されていない。

ここまででは「静的設計法」について述べてきたが，時刻歴応答解析を用いた「動的設計法」

によっても一般的な構造物や制振構造物等を設計することができる。しかしながら，ある特定の

地震動に対する応答解析結果は一つの特解に過ぎず，性能評価の際に地震の発生や地震動特性の

不確定性および構造特性を反映するためには，建設地点での地震環境や地盤特性を考慮した数多

くの地震波に対する応答解析が必要となり，棟数で全体の約 90%を占める 21)静的設計法で設計

可能な規模の建物の耐震性能を評価する上では実用的ではない。

1.2 研究の目的

1.1節の内容を踏まえ，本研究の目的は，近年実施例が急速に増加している制振構造物への展開

も念頭に置きつつ，まずは一般的な構造物を主な対象として，地震ハザードや地震動特性の不確

定性および個々の構造物の特性を考慮しながら，構造物全体としての耐震性能を限界状態超過確

率として評価する設計法の枠組みを示した上で，そこに残る課題を明らかにし（1.4節中の (1)～

(3)），その解決策を提案することにある。限界状態超過確率は想定する限界状態によりその評価

方法が異なるが，本研究では構造物の耐震性能を表す限界状態超過確率を，最大変形量が定数あ

るいは確率変数としたある許容値を超える確率として評価することを目指す。

1.3 研究の意義

構造物の弾塑性挙動を考慮しつつ「構造物全体としての耐震性能水準を限界状態超過確率で定

量的に示すこと」については耐震工学および構造信頼性工学に関わる多くの研究者がこれまでに

試みてはいるが，なかなか実現に至っていない。これが可能となれば，耐震性能水準の向上，あ

るいは制振構造を採用したことによる費用対効果が明確となる。このことは，高い耐震性能を有

する構造物を建てる動機付けとなるだけでなく，設計時における建築主と設計者との対話におい
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1 はじめに

て，耐震性能水準に関する両者の意思の疎通が円滑となる。さらに，世の中に耐震性能の高い構

造物，あるいは建築主のニーズに合った耐震性能をもつ構造物が増加することでより安全な社会

の構築に貢献し得る。

1.4 研究の概要

1.2節の「研究の目的」を達成する上で必要となる弾塑性多層骨組の最大変位応答の評価手法

については，これまでにいくつか提案されている。その内の一つである「限界耐力計算」におけ

る上部構造の応答評価法では，各層の変位応答を構造物と等価な弾塑性一質点系の最大変位応答

に対応した Pushover解析における各層の変位応答とすることで塑性化に伴う応答集中を考慮して

おり，一次モード応答が卓越するであろう短周期構造物については精度良く評価することができ

るとされている。また Lucoらは多層骨組の一次モードと等価な弾塑性一質点系の最大変位応答

SI
D,1を用い，応答スペクトルによるモーダルアナリシスの適応範囲を塑性域まで拡張をすること

で多層骨組の最大応答を簡易に評価する手法を提案している 22)。森，山中らは Lucoらの手法を

拡張し，SI
D,1だけでなく，構造物の塑性化に伴い変化する一次振動モード形 ϕI

1,iの影響をも考慮

した応答評価法（Inelastic Modal Predictor, IMP）を提案し，時刻歴応答解析結果との評価誤差が

概ね 20%以内に収まることを確認している 23),24)。Chopra & Goelは応答スペクトルによるモー

ダルアナリシスを拡張し，一次モードだけでなく高次モードが塑性化に与える影響をも考慮した

Modal Pushover Analysis（MPA）を提案している 25)。

上記の一般的な構造物を対象とした応答評価手法では，構造物と等価な弾塑性一質点系の復元

力特性を，Bi-linear，Tri-linear型等の復元力特性を有する一つのバネ（以下，単に弾塑性バネと

いう）で表現しているが，同様の方法で制振構造物と等価な弾塑性一質点系の復元力特性を評価

する場合，通常互いに大きく異なるダンパーと多層骨組の復元力特性を一つの弾塑性バネで表現

する必要があり適切な評価が難しい。そこで笠井らは，ダンパー部と多層骨組部，それぞれの復

元力特性を二つの弾塑性バネで表現した等価弾塑性一質点系（以下，2Sモデルという）を作成し，

その最大応答を等価線形化手法に基づき評価する手法を提案している 26) ‐ 28)。また，2Sモデルを

用いた制振構造物の最大応答評価法についてはほかにもいくつか提案されている 29),30)。しかし

ながら，2Sモデルではダンパー部の復元力特性をまとめて一つの Bi-linear型復元力特性として

いることから，すべてのダンパーが同時に降伏することを暗に仮定しているのに対し，そのよう

な剛性分布は入力地震動の特性に大きく依存するため，2Sモデルの妥当性・汎用性には疑問が残

る。そこでKang & Moriは制振構造物の復元力特性を二つの弾塑性バネではなく多数の弾塑性バ
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1.4 研究の概要

ネで表現した等価弾塑性一質点系を提案するとともに，それを IMPに用いることで制振構造物の

最大変位応答評価法を構築することを検討している 31)。

限界耐力計算や IMP，MPA，さらには制振構造物の最大応答評価法を信頼性理論に基づく実用

的な限界状態設計法へと展開するには，以下の三つの課題が残る。

(1) 多層骨組と同様な汎用性の高い制振構造物の最大応答評価法の検討

(2) 多層骨組や履歴ダンパーの設置された多層骨組の一次モードと等価な弾塑性一質点系の最

大変位応答 SI
D,1 の供用期間中の最大値の確率分布の評価

(3) 降伏後の一次振動モード形 ϕI
1,iの変化をも考慮した最大変位応答に基づく荷重・耐力係数

設計式に準ずる設計条件式の検討

(1)について，Kang & Moriの提案する IMPの適応範囲を制振構造物にまで広げた手法では，制

振構造物の高次モード応答を弾性として評価している。しかしながら，ダンパーは一般に骨組と

比べて早期に降伏することから，骨組が降伏する以前にも制振構造物の見かけ上の固有周期や振

動モード形，また履歴減衰は変化しており，これらの影響を無視した高次モード応答を用いる応

答評価法の評価精度には疑問が残る。またこの手法には，制振構造物の一次モードと等価な弾塑

性一質点系の固有周期が制振構造物そのものの一次固有周期と必ずしも一致しないという課題も

残っている 32)。そこで本論ではこれらの解決法を示すとともに，Pushover解析に用いる外力分布

を再検討することで，制振構造物の新たな簡易最大変位応答評価法を提案しその評価精度につい

て考察する。

(2)の SI
D,1 の評価には地震動強さ指標の適切な選定が重要となる。既往研究

33),34) によれば，

SI
D,1と相関の強い指標は，弾性一次固有周期 T1 = 0.3秒程度以下の構造物では PGA，0.5～2.0

秒程度の構造物では地表面最大速度 PGV あるいはスペクトル強さ SI35)，2.0秒以上の構造物で

は地表面最大変位 PGDと，T1によって変化し得る。このことを踏まえ北原・伊藤は，より幅広

い固有周期帯に対して適用可能な指標として固有周期依存型スペクトル強さ SIn.p.を提案すると

ともに 36),37)，SIn.p.を用いた SI
D,1推定法を示している

38)。SIが速度応答スペクトルの 0.1～2.5

s間の積分値として評価されるのに対し，SIn.p.は積分範囲を sT1～tT1（s，t：定数）として評価

される。ただし，SIn.p.は鋼製・RC橋脚のみを対象に提案された指標であり，十分な汎用性を有

しているとは言い難い。また Kadasらは加速度応答スペクトルを用い，積分範囲の上限値を tT1

ではなく構造物の弾塑性挙動により伸びた一次固有周期 Teq として，積分範囲を地震動毎に評価

する修正 SIn.p.を提案するとともにRC造骨組を対象とした Teqの近似評価式を示し，修正 SIn.p.
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1 はじめに

と骨組の弾塑性応答との相関性について検討している 39)。修正 SIn.p.に基づき妥当性・汎用性高

く SI
D,1を推定するためには，修正 SIn.p.と SI

D,1との一般的な関係を明らかにした上でこの関係

に基づき SI
D,1を推定することが重要となり得るがKadasらはこれには至っていない。また，一般

的な関係を明示することができたとしても，その関係には Teq の評価誤差が含まれるためより精

度高く Teq を評価することが重要となる。

以上のことを踏まえ，本論では，固有周期依存型スペクトル強さとして表現される確率論的地

震ハザード情報が整備されるという想定のもとで 40)，積分範囲を T1から一質点系の最大塑性率 µ

より求まる固有周期 Teq までとして固有周期依存型スペクトル強さを新たに定義（以下，これを

SIµと表記）する。次いでSIµとSI
D,1の一般的な関係を，Bi-linear型，Bi-linear-slip型，Tri-linear

型復元力特性を対象に，一質点系の時刻歴応答解析結果に基づいて復元力特性毎に明らかにした

上で，この関係に基づく SI
D,1評価法を提案し，その評価精度について検討する。

最後に (3)について，森・中尾は，構造物の応答が弾性範囲にとどまる使用限界状態を対象に，

SRSSにより求めた各次モード応答の二乗の線形和を荷重の組み合わせとみなすことで荷重・耐

力係数設計式に準ずる設計条件式を導き，その荷重・耐力係数の略算法を示している 41)。森・中

尾の手法に SRSSではなく限界耐力計算や IMP，MPAを用い，それと課題 (2)に対する提案手法

とを統合することで終局限界状態を対象とした実用的な設計条件式を示すことが可能となる。た

だし，これらの弾塑性応答評価法ではいずれも振動モード形が塑性ヒンジの形成に従って逐次変

化することを考慮し，一次振動モード形 ϕI
1,i（MPAでは高次振動モード形も）を SI

D,1の大きさ

に対応した Pushover解析における各層の変位分布を用いて地震動毎に評価している。このため，

SI
D,1の供用期間中の最大値の確率分布が与えられたとしても，振動モード形が不変である弾性の

場合とは異なり，一次モード応答の確率分布を確率変数である SI
D,1の定数倍，すなわち弾性一次

刺激関数倍として単純に取り扱うことで評価することはできない。さらに，一次モード応答の確

率分布をモンテカルロ法等により精度良く評価できたとしても，この分布は煩雑な形状となり得

るため 42) SI
D,1の複雑な関数となり，荷重・耐力係数の評価などその後の展開に難がある。

以上のことを踏まえ，本論では，SI
D,1が増加するにつれ常に ϕI

1,iを用いた一次モード応答も単

調に増加すると想定する，すなわち，ある SI
D,1の超過確率がその SI

D,1に対応する一次モード応

答の超過確率と一致するという想定のもと，この一次モード応答の確率分布を移動対数正規確率

分布に近似する手法を提案するとともに，その評価精度をモンテカルロ法を用いて検討する。
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1.5 本論の構成

1.5 本論の構成

本論は 6章構成となっている。以下に各章の概略を示す。

第 2章では，本研究に関連する「既往の研究」として以下の三つについて主に述べる。なお，こ

れら三つは 1.4節中に示した課題 (1)～(3)と関連したものである。

(1) 弾性多質点系，一般的な鋼構造多層骨組あるいは履歴ダンパーの設置された鋼構造多層骨

組の最大変位応答評価法（2.1～2.3節）

(2) 弾塑性一質点系の最大変位応答 SI
D,1の評価法（2.4節）

(3) 使用限界状態を対象とした最大変位応答に基づく限界状態設計法（2.5節）

(1)では，まず弾性多質点系の最大応答評価法である「応答スペクトルによるモーダルアナリシ

ス」について説明した後，一般的な鋼構造多層骨組の最大変位応答評価法として，「限界耐力計算

における上部構造の応答評価法」，「Lucoらの応答評価法」，「森・山中らの手法（IMP）」および

「Modal Pushover Analysis（MPA）」について概説する。さらに，制振構造物の最大変位応答評価

法として，「Oviedoらの手法」，「竹内・笠井らの手法」および「Kang & Moriの提案する IMPの適

応範囲を制振構造物にまで広げた手法」について述べる。

(2)では，(1)の弾塑性応答評価法で必要となる一質点系の最大変位応答の評価法として，「エネ

ルギー一定則」，「変位一定則」，「等価線形化手法」および「固有周期依存型スペクトル強さを用

いた応答評価法」等について概説する。

(3)では，まず従来の限界状態設計法およびその実用的な手法の一つである荷重・耐力係数設計

法について概説した後に，荷重・耐力係数の算定法およびそれらの実用的な略算法について述べ

る。さらに，SRSSの各次モード応答の二乗の線形和を荷重の組み合わせとみなした荷重・耐力係

数設計法に関する研究である「森・中尾の手法」について述べ，また，構造物全体としての限界

状態超過確率の評価法として，「破壊確率の上下限値」および「PNET法」についても概説する。

第 3～5章ではそれぞれ (1)，(2)，(3)の内容を改良あるいは展開した「提案手法」について述

べる。

第 3章では，Kang & Moriの提案する IMPの適応範囲を制振構造物にまで広げた手法の問題点

を踏まえ，制振構造物と等価な弾塑性一質点系の改良方法およびダンパーの塑性化の影響を考慮

した高次モード評価法，Pushover解析に用いる外力分布について述べた後，これらを考慮した提

案手法の評価精度を検討する。
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第 4章では，既往の固有周期依存型スペクトル強さ指標の問題点を踏まえ，これを解決し得る

新たな固有周期依存型スペクトル強さ SIµを定義し，SIµと SI
D,1の一般的な関係に基づく SI

D,1

評価法について提案するとともにその評価精度について検討する。

第 5章では，いつくかある構造物の弾塑性応答評価手法の中でも特に IMPを対象に，これを森・

中尾の手法に従い荷重・耐力係数設計式に順ずる設計条件式に展開した後，その設計条件式で必

要となる弾塑性一次モード応答を移動対数正規変数に近似する手法を提案するとともに，その評

価精度をモンテカルロ法を用いて検討する。

最後に第 6章では，本研究のまとめと今後の展望について述べる。
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第2章 既往の研究

本研究の目的は，実用的な耐震性能設計法の構築を念頭に，構造物あるいは制振構造物の最大

応答評価法を信頼性理論に基づく限界状態設計法へと展開することにある。本章では，これを達

成する上で重要となる既往の研究として，まず弾性多質点の最大変位応答評価法である応答スペ

クトルによるモーダルアナリシスについて述べる（2.1節）。その後，一般的な鋼構造多層骨組お

よび履歴ダンパーの設置された鋼構造多層骨組の最大変位応答評価法について概説した上で（2.2

および 2.3節），これらの手法で応答を評価する際に用いられ得る弾塑性一質点系の最大変位応答

評価法について述べ（2.4節），現時点での課題や問題点を挙げる。さらに使用限界状態を対象と

した最大変位応答に基づく限界状態設計法に関する既往手法について述べ，この手法の終局限界

状態設計法への展開の可能性を示す（2.5節）。

2.1 弾性多質点の最大変位応答評価法

弾性多質点系の i層の時刻歴応答波形 yi(t)は，それの各次モードと等価な弾性一質点形の時刻

歴応答波形の重ね合わせとして (2.1)式で評価することができる。この応答評価法は振動モード分

解合成法，モード重合法あるいはモーダルアナリシスと呼ばれる 43)。

yi(t) =

n∑
j=1

ΓE
j · uEj,i · qEj (t) (2.1)

ここに，右肩の E は弾性の応答等を示す。ΓE
j は (2.2)式で定義される j 次の刺激係数，uEj,iは j

次の振動モード形であり，これらを乗じた ΓE
j · uEj,iは j次の刺激関数と呼ばれる。

ΓE
j =

n∑
i=1

mi · uEj,i

n∑
i=1

mi · (uEj,i)2
(2.2)

ここに，miは多質点系の第 i層の質量である。

また，(2.1)式中の qEj (t)はある特定の地震動に対する弾性多質点系の j次モードと等価な弾性

一質点系（以下，j 次一質点系という）の運動方程式の解として与えられる時刻歴応答波形であ
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り，その変位応答 xj(t)，速度応答 ẋj(t)，加速度応答 ẍj(t)はそれぞれ (2.3)，(2.4)，(2.5)式で表

される。

xj(t) = − 1

ω
′
j

∫ t

0
ẍg(τ)e

−hjωj(t−τ) sinω
′
j(t− τ)dτ (2.3)

ẋj(t) = −
∫ t

0
ẍg(τ)e

−hjωj(t−τ) cosω
′
j(t− τ)dτ + hjωjx(t) (2.4)

ẍj(t) = −ω2
jx(t)− 2hjωj ẋ(t)− ẍg(t) (2.5)

ここに，ω
′
j =

√
1− h2j · ωj，hj は j次一質点系の減衰定数，ωj は j次一質点系の固有円振動数，

ẍg(t)は地動加速度である。

一方，実際の構造設計では最大応答に着目することが多いため，qEj (t)ではなく弾性スペクト

ル応答を用いることで多質点系の最大応答を近似評価することがしばしば行われる。変位応答に

着目すれば，多質点系の第 i層の最大変位応答 yi,maxの上限値は，各次モードの最大変位応答の

絶対値和として次式のように表される。

yi,max ≤
n∑

j=1

|ΓE
j · uEj,i · SE

D(Tj ;hj)| (2.6)

ここに，SE
D(Tj ;hj)は構造物の j次の固有周期 Tj および減衰定数 hj の弾性スペクトル変位応答

であり，(2.3)式の絶対値の最大値として与えられる。

SE
D(Tj ;hj) = |xj(t)|max =

∣∣∣∣∣− 1

ω
′
j

∫ t

0
ẍg(τ)e

−hjωj(t−τ) sinω
′
j(t− τ)dτ

∣∣∣∣∣
max

(2.7)

ここに，ωj = 2π/Tj。

また各次の最大応答値が同時に発生する可能性は極めて稀であることから，yi,maxを各次モー

ド応答成分の二乗和平方（Square Root of Sum of Squares，SRSS）として (2.8)式で近似評価する

ことがしばしばある。この方法は応答スペクトルによるモーダルアナリシスと呼ばれ，(2.8)式は

地震動の特性や構造物の形式に関わらず，非常に安定した近似値を与えるとされている。

yi,max ≈

√√√√ n∑
j=1

(
ΓE
j · uEj,i · SE

D(Tj ;hj)
)2

(2.8)

また第 i層の最大層間変形角 θiは次式で評価することができる。

θi ≈

√√√√ n∑
j=1

(
PFE

j,i · SE
D(Tj ;hj)

)2
(2.9)

ここに，PFE
j,iは構造物の第 i層の高さHiを用い次式で定義される層間変形角の刺激関数である。

PFE
j,i = ΓE

j ·
ϕE
j,i

Hi
(2.10)

ここに，ϕE
j,i = uEj,i − uEj,i−1。

10
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2.2 一般的な鋼構造多層骨組の最大変位応答評価法

本節では，一般的な鋼構造多層骨組の最大変位応答評価法として，「限界耐力計算における上部

構造の応答評価法」および SRSSの適用範囲を弾塑性域にまで拡張した「Lucoらの応答評価法」，

「森・山中らの手法（IMP）」，「Modal Pushover Analysis（MPA）」について述べる。

2.2.1 限界耐力計算における上部構造の応答評価法

1998年の建築基準法改正に伴い，仕様規定に代わる構造安全性の検証法の一つとして 2000年

6月に「限界耐力計算」が導入された 5) ‐ 7)。限界耐力計算は，静的な地震力に対して安全性を検

定する既往の方法と比較して想定した地震動に対する構造物の応答をより直接的に評価できる方

法であるとされており，従来の設計法と同様，最低限の水準を定めていることに変わりはないも

のの，構造物が保有する性能に着目して設計を行う「性能設計」の実現に大きく貢献し得る有用

な設計法である。

限界耐力計算における上部構造の応答評価法では，構造物をそれと等価な弾塑性一質点系に

縮約するとともに，その一質点系の最大応答を Capacity Spectrum法 44) によって評価している。

Capacity Spectrum法は等価線形化手法の図的解法の一つであり，想定する地震動に対して構造物

の塑性変形量に応じた等価粘性減衰を考慮した応答スペクトル（Demand Spectrum）と構造物全体

の構造特性を表す耐力曲線（Capacity Spectrum）を重ねあわせることで最大応答を推定している。

Capacity Spectrum法については 2.4.5項で詳細を述べることとし，以下では，Capacity Spectrum

を作成するまでの流れを示した上で，一質点系の最大応答が与えられた場合の構造物の応答評価

について概説する。

動的応答における最大応答値が静的外力による応答値によって評価できると仮定し，構造物の

各層に一次モード比例形の静的外力が作用しているとすると，この時のベースシアーQB は次式

のように表現することができる。

QB = M1 · SE
A (T1;h1) (2.11)

ここに，M1は一次の等価質量，SE
A は弾性加速度応答スペクトルである。

また，多質点系における一次の刺激関数 ΓE
1 · ϕE

1,iが 1.0となる高さでの変位に相当する等価弾

塑性一質点系の変位応答 dと，QB に相当する等価弾塑性一質点系におけるせん断力との関係は

一次の等価剛性 k1を用い次式で関係づけられる。

d =
QB

k1
(2.12)

11



2 既往の研究

(2.11)式および (2.12)式から次式の関係が得られる。

d =
M1 · SE

A (T1;h1)

k1
=

SE
A (T1;h1)

ω2
1

≈ SE
D(T1;h1) (2.13)

また，(2.8)式から一次モード応答のみを取り出すと，静的外力による各層の応答変位 di は，

(2.13)式を用い次式のように表現できる。

di = ΓE
1 · uE1,i · SE

D(T1;h1) ≈ ΓE
1 · uE1,i · d (2.14)

第 i層の外力 Piは (2.13)式，(2.14)式より，次式のように表現できる。

Pi = mi · ΓE
1 · uE1,i · SE

D(T1;h1) · ω2
1 = mi · di · SE

A (T1;h1)/d (2.15)

(2.11)式，(2.15)式より，M1と diが次式で関係づけられる。

M1 =
QB

SA
=

n∑
i=1

Pi

SA
=

n∑
i=1

mi · di

d
(2.16)

また，等価一質点系の質量M1は (2.17)式で与えられる。

M1 =

(
n∑

i=1

mi · uE1,i

)2

n∑
i=1

mi · uE1,i
2

=

(
n∑

i=1

mi · di

)2

n∑
i=1

mi · d2i

(2.17)

一次の応答加速度 SAは (2.16)式，(2.17)式により，一次の応答変位 SDは (2.13)式，(2.16)式，

(2.17)式によりそれぞれ次式のように得られる。

SA =

n∑
i=1

mi · d2i(
n∑

i=1

mi · di

)2 ·QB (2.18)

SD =

n∑
i=1

mi · di

M1
=

n∑
i=1

mi · d2i

n∑
i=1

mi · di
(2.19)

限界耐力計算では，(2.18)式と (2.19)式を弾塑性域に拡張し，以下の手順で構造物の各層の最

大応答を評価している。

1. Ai分布に相当する外力分布を用いた Pushover解析を行い，各層の荷重-変位関係を得る。

2. 手順 2で得られた各ステップにおける変位を (2.18)式と (2.19)式中の diに代入することで

Capacity Spectrumを作成する。

12
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3. Capacity Spectrum法で等価弾塑性一質点系の最大変位応答 SI
D(T1;h1)（ここに，右肩の I

は弾塑性の応答等を示す。以下，SI
D,1と略記）を推定する（2.4.5項）。

4. Capacity Spectrum上で，SI
D,1に相当するステップ数N を求める。

5. 各層の荷重-変位関係により得られるステップ数N に対応する各層の変位分布を最大応答と

する。

ここで (2.18)式，(2.19)式の導出過程からも明らかなように， Capacity Spectrumを作成する際

には，Pushover解析に用いる外力分布を弾性・弾塑性に関わらず一次振動モード形比例外力とし

ている。しかし限界耐力計算では，その応答評価結果が Pushover解析の外力分布に大きく影響を

受けないという報告 45)を踏まつつ実用性や簡便性を勘案し，弾塑性応答を評価する場合でも単に

Ai分布を用いることとしている。また倉本らは塑性ヒンジの形成に伴う振動モード形の変化に応

じて外力分布を逐次変える Pushover解析 46)から等価弾塑性一質点系を作成する手法も提案して

いる 47)。

限界耐力計算では，概ね一次モード応答が卓越するであろう短周期構造物では良い評価が得ら

れるとされているが，長周期構造物では高次モード応答の影響の為に特に上層において過小評価

となり得る 23)。

2.2.2 Lucoらの手法

Luco & Cornellは，(2.9)式中の一次の弾性スペクトル変位応答 SE
D(T1;h1)を，多層骨組の一次

モードと等価な弾塑性一質点系の最大変位応答 SI
D,1に置き換えることで，多層骨組の第 i層の最

大層間変形角 θiを評価している（(2.20)式）22)。なお Luco & Cornellは (2.20)式を応答評価式で

はなく地震動強さ指標として提案している。

θi =

√(
PFE

1,i · SI
D,1

)2
+
(
PFE

2,i · SE
D(T2;h2)

)2
(2.20)

以下に，等価弾塑性一質点系の作成方法を示す。

1. 等価一質点系の質量M1および高さH1を多層骨組の全質量および高さとする。

M1 =

n∑
i=1

mi (2.21)

H1 =

n∑
i=1

Hi (2.22)

ここに，miおよびHiはそれぞれ多層骨組の第 i層における質量および高さである。

13
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Fig. 2.1 Estimation example of θroofy

2. 等価一質点系の固有周期が多層骨組の弾性一次固有周期 T1と等しいとする。

3. 復元力特性は完全弾塑性型とし，以下のように作成する。

(a) 等価一質点系の初期剛性 k1を次式により評価する。

k1 =
4π2 ·M1

T 2
1

(2.23)

ここに，T1は多層骨組の弾性一次固有周期である。

(b) 等価一質点系の降伏変位 dy は以下のようにして算出する。

i. 一次モード比例外力を用いた Pushover解析により得られた多層骨組各層の荷重‐

変位関係から骨組頂部の荷重‐変位関係を求める。

ii. 骨組頂部の荷重‐変位関係において，その降伏変形角 θroofy を骨組頂部の荷重‐変

位関係の初期剛性を傾きとした原点を通る直線と最大耐力点を通る横軸に平行の

直線との交点から求める（Fig. 2.1）。

iii. (b)で定めた θroofy を用い，一点系の降伏変位 dy を次式で求める。

dy =
θroofy ·H1

ΓE
1 · uE1,n

(2.24)

2.2.3 森・山中らの手法（Inelastic Modal Predictor, IMP）

構造物内のいずれかの部材が降伏すると振動モード形は変化するが，Lucoらの手法ではこのこ

とを考慮していない。そこで森・山中らは Lucoらの手法を拡張し，第 i層の最大層間変形角 θiを

(2.25)式で評価することを提案し，時刻歴応答解析結果との評価誤差が概ね 20%以内に収まるこ

14
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とを確認している 23),24)。

θi =

√√√√(PF I
1,i · SI

D,1

)2
+

n∑
j=2

(
PFE

j,i · SE
D(Tj ;hj)

)2
(2.25)

ここに，PF I
1,iは降伏後の一次振動モード形 ϕI

1,iを用いて得られる層間変形角の刺激関数である。

以下に，等価弾塑性一質点系の作成方法と ϕI
1,iの推定法を示す。

【等価弾塑性一質点系の作成方法】

1. 等価一質点系の質量M1および高さH1を多層骨組の全質量および高さとする。

2. 等価一質点系の固有周期が多層骨組の弾性一次固有周期 T1と等しいとする。

3. 復元力特性は Tri-linear型とし，以下のように作成する。

(a) Ai分布に相当する外力分布を用いた Pushover解析により多層骨組各層の荷重‐変位関

係を得る。

(b) 多層骨組各層の荷重‐変位関係から骨組頂部の荷重‐変位関係を求め，以下のようにし

て第一・第二降伏変形角 θroofy1 ，θroofy2 を定めた Tri-linear型へモデル化する（Fig. 2.2）。

i. θroof < 0.05において骨組頂部での荷重-変位関係が負の勾配を持つ場合

原点と降伏点（初期剛性から初めて 0.1%以上変化する点），最大耐力点の 3点を

結ぶ（Fig. 2.2(a)）。最大耐力後の負の勾配は構造物毎に異なり一般化することは

難しいことから，三次剛性は 0とする。

ii. θroof < 0.05において骨組頂部での荷重-変位関係が負の勾配を持たない場合

P -∆効果の影響が小さい低層構造物の復元力特性は頂部変形角が 0.05までの範囲

で負の勾配を持たないことがしばしばある。この場合には最大耐力点に代わる特

定の点を定めることが困難であるため，原点と降伏点，頂部変形角が 0.02の点と

0.05の点の 4点を結ぶ（Fig. 2.2(b)）。

(c) 等価一質点系の初期剛性 k1を (2.23)式で評価する。また，等価一質点系の二次剛性 k2

および三次剛性 k3を (2.26)式，(2.27)式でそれぞれ求める。

k2 = k1 ·
Kroof

2

Kroof
1

(2.26)

k3 = k1 ·
Kroof

3

Kroof
1

(2.27)
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(a) 

(=0.02)

(b) 

0.05

B
a
s
e
 s

h
e
a
r

Roof drift angle Roof drift angle

Fig. 2.2 Tri-linear hysteresis characteristics

ここに，Kroof
1 ，Kroof

2 ，Kroof
3 は多層骨組頂部の荷重‐変位関係から得られる初期剛

性，二次剛性および三次剛性である。

(d) 等価一質点系の第一・第二降伏変位 dy1，dy2を (2.28)式，(2.29)式でそれぞれ求める。

dy1 =
θroofy1 ·H1

ΓE
1 · uE1,n

(2.28)

dy2 =
θroofy2 ·H1

ΓE
1 · uE1,n

(2.29)

【降伏後の一次振動モード形 ϕI
1,iの推定法】

限界耐力計算における上部構造の応答評価法では，多層骨組の各層の最大変位応答が Pushover

解析によって得られる各層の絶対変位分布で近似評価できるとしているのに対し，IMPでは，降伏

後の一次振動モード形が Pushover解析によって得られる各層の絶対変位分布から近似評価できる

とし，これを等価弾塑性一質点系の最大変位応答 SI
D,1を用い，以下のように推定している（Fig.

2.3）。

1. Ai分布に相当する外力分布を用いて Pushover解析を行い，各層の荷重-変位関係を得る。

2. 骨組頂部の荷重-変位関係から，等価弾塑性一質点系の復元力特性を得る。

3. 等価弾塑性一質点系の最大変位応答 SI
Dを時刻歴応答解析等により評価する。

4. 手順 2で作成した骨組頂部における荷重-変位曲線上で，SI
D,1に相当するステップ数N を求

める。
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Fig. 2.3 Flow for determining the first inelastic mode vector, ϕI
1,i

5. 手順 1で評価した各層の荷重-変位関係からステップ数 N に対応する各層の変位分布を求

める。

6. 手順 5で得られた変位分布を一次振動モード形 ϕI
1,iとする。

上記したように，降伏後の一次振動モード形 ϕI
1,iは多層骨組から等価弾塑性一質点系へ縮約す

る際に用いる Pushover解析結果から推定されるため，従来の応答評価手法と比較しても簡便性は

損なわれていない。

構造物の動的応答は一般に一次モード応答が卓越することから，Pushover解析に用いる外力分

布を一次振動モード形比例外力とすることも多いが，比較的長周期の構造物では高次モードの影

響によって骨組が塑性化し得ることを踏まえ，IMPでは限界耐力計算と同様に，構造物の振動時

の応力状態を考慮した Ai分布を用いている。

2.2.4 Modal Pushover Analysis（MPA）

Lucoらの手法および IMPではいずれも高次モードを弾性応答として評価しているが，地震動

のスペクトル特性や構造物の振動特性等によっては高次モード応答が構造物の塑性化に大きな影

響を与えることも起こり得る。そこで，Chopra & Goelは，高次モードの塑性化の影響をも考慮

することを目的に，各次のモード形比例外力における Pushover解析結果から各次モードと等価な
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Fig. 2.4 Bi-linear hysteresis characteristics

弾塑性一質点系を作成し，それらの最大応答を用いたモーダルアナリシスに基づく応答評価法を

提案している 25)。なお，この手法では一次モードだけでなく高次モードについても Pushover解

析及び等価弾塑性一質点系の応答評価を必要とするので，限界耐力計算や Lucoらの手法と比較

して簡便性に欠ける一方で，その評価精度は IMPに比べて特段向上しているわけではない。実際

に Chopraらは後になって，より簡便な手法として IMPと同様の手法を提案している 48)。

以下に，MPAの応答評価の手順を示す。

1. 固有値解析より多層骨組の j次の振動モード形 uEi,j を求める。

2. Pi,j = mi · uEi,j の外力分布で Pushover解析を行い，骨組頂部の荷重-変位関係を得る。

3. 手順 2で得られた荷重-変位曲線を Bi-linear型へモデル化する（Fig. 2.4(a)）。

4. Fig. 2.4(b)のように，手順 3でモデル化した荷重-変位関係の縦軸Qj を j次の等価質量Mj

で，横軸 θroofj を骨組頂部の刺激関数 ΓE
j · uEj,nで除すことで，構造物の j次モードと等価な

弾塑性一質点系の復元力特性を作成する。

5. j次の等価弾塑性一質点系の最大変位応答 SI
D,j を時刻歴応答解析等により求める。

6. SI
D,j に対応した Pushover解析における各層の変位分布を j次モードの各層の最大変位応答

値 dmaxj とする。

7. SRSSに基づき構造物の最大層間変形角 θiを次式で評価する。

θi =

√√√√ n∑
j=1

dmaxj
Hi

2

(2.30)
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2.3 履歴ダンパーの設置された鋼構造多層骨組の最大変位応答評価法

2.2 節に示した応答評価手法ではいずれも，等価弾塑性一質点系の復元力特性を多層骨組の

Pushover解析による骨組頂部の荷重-変位関係を用いた一つの弾塑性バネで表現しているが，同様

の方法で制振構造物と等価な弾塑性一質点系の復元力特性を評価する場合，一般に互いに大きく

異なるダンパーと多層骨組の復元力特性を一つの弾塑性バネで表現する必要があり適切な評価は

難しい。このことを考慮した制振構造物と等価な弾塑性一質点系の作成方法およびその一質点系

を用いた制振構造物の最大変位応答評価法として，「Oviedoらの手法」，「竹内・笠井らの手法」，

「IMPの適応範囲を制振構造物にまで広げた手法」について概説する。

2.3.1 Oviedoらの手法

Oviedoらは，ダンパー部と骨組部，それぞれの復元力特性を二つの弾塑性バネで表現した等価

弾塑性一質点系（以下，2Sモデルという）の作成法を提案するとともに，2Sモデルを「限界耐力

計算における上部構造の応答評価手法」に用いることで制振構造物の最大変位応答を評価してい

る 29)。2Sモデル内のダンパー部を置換した弾塑性バネの復元力特性は，Fig. 2.5に示すように，

制振構造物の Pushover解析から得られる各ステップにおける各層の変位を (2.18)，(2.19)式に代

入することで得られる SA-SD 曲線からダンパーを取り除いた多層骨組の Pushover解析から得ら

れる SA-SD曲線を差し引くことで評価している。その際，同一の変位で引き算を行う必要がある

が，SA-SD曲線は Pushover解析の各ステップの結果から得られる離散データであるため，制振構

造物の SA-SD曲線はそのままに，多層骨組の SA-SD曲線をまず Tri-linear型にモデル化して引き

算を行い，さらに得られたダンパーの SA-SD曲線を Bi-linear型にモデル化している。

ダンパー部の復元力特性をまとめて一つの Bi-linear型復元力特性としている 2Sモデルは，す

べてのダンパーが同時に降伏することを暗に仮定しているが，そのような剛性分布は入力地震動

の特性に大きく依存することから，この一質点系作成法の妥当性・汎用性には疑問が残る。

以下に，Oviedoらの手法の応答評価手順を示す。

1. 制振構造物について，その弾性一次モード比例外力を用いて Pushover解析を行い，各層の

層せん断力-層間変位関係を得る。

2. 手順 1の結果を用いて (2.18)式，(2.19)式より SA-SD曲線を作成する。

3. 多層骨組部のみについて，その弾性一次モード比例外力を用いて Pushover解析を行い，各

層の層せん断力-層間変位関係を得る。
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Pushover analysis Pushover analysis

Tri-linear Bi-linear

2S model

Fig. 2.5 Hysteresis rule of inelastic spring in oscillator equivalent to a multi-story frame with
hysteretic dampers

4. 手順 3の結果を用いて SA-SD曲線を作成し Tri-linear型にモデル化する。

5. 手順 2の SA-SD 曲線から手順 4の SA-SD 曲線を引き，得られた曲線を Bi-linear型にモデ

ル化する。

6. 手順 4，5の二つの SA-SD 曲線の縦軸に制振構造物の弾性時の一次の等価質量をそれぞれ

乗じて，多層骨組部，ダンパー部をそれぞれ置換した弾塑性バネの復元力特性を作成する。

7. 制振構造物と等価な二つのバネをもつ一質点系モデル（2Sモデル）の時刻歴応答解析等を

行い，最大変位応答を求める。

8. 手順 2の SA-SD 曲線上で，手順 6の等価一質点系モデルの最大変位応答に相当するステッ

プ数を求める。

9. 手順 8のステップ数に相当する手順 1の Pushover解析結果による各層の絶対変位分布を各

層の最大応答値とする。
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2.3.2 竹内・笠井らの手法

竹内・笠井らは，Oviedoらと同様に 2Sモデルを用いながら一質点系の最大応答を等価線形化

手法に基づき評価する手法 26) ‐ 28)を提案するとともに，これを制振構造物の応答評価法にまで拡

張している 30)。本来一質点系の応答評価法である等価線形化手法を多層骨組の応答評価法にまで

展開する試みはこれまでに数多く行われてきており 49),50)，多層骨組の弾塑性応答を等価一質点

系の弾塑性応答に弾性せん断力分布を乗じて評価する方法については，多層骨組に塑性ヒンジが

形成される度に損傷分布は変化することから大きな評価誤差が生じ得る 51),52)。しかしながら竹

内らは，ダンパーの効果により多層骨組の応答が弾性域にとどまる場合には，一般的な構造物と

比べ損傷分布が大きく変化しないことから，ある程度の評価精度が確保される可能性があると判

断し，弾性，弾塑性に関わらずせん断力分布をAi分布として制振構造物の応答を評価している。

竹内らによれば，10層および 15層の構造物（ダンパー設置前の多層骨組の一次固有周期が 1.0か

ら 2.0秒程度）において，多層骨組の剛性に対するダンパーの剛性の比が 2.0以下の場合には，ダ

ンパーの配置に関わらず対象とした三波の地震動に対して比較的良い評価精度が得られたとして

いる。

等価線形化手法の概要については 2.4.5項で述べることとし，以下では，単にこの手法の前提条

件と応答評価手順を示す。

【前提条件】

• ダンパーの種類は履歴ダンパーあるいは粘弾性ダンパーであり，第 i層の制振構造物の荷重

‐変位関係を Fig. 2.6のようにモデル化することができる。なお Fig. 2.6(a)は履歴ダンパー，

(b)は粘弾性ダンパーのものであり，dy,iは第 i層に設置されたダンパーの降伏変位，diは

第 i層の制振構造物の層間変形，fKiは第 i層の多層骨組部のみの剛性，dKiは接続部・支

持材等の直列に配置されたものの剛性を考慮したダンパーの剛性，K
(1)
eqi は層間変位が diの

ときの第 i層の制振構造物の割線剛性である。

• ダンパーの配置が予め定められている。

• 多層骨組部の応答が弾性範囲にとどまる。

• ダンパー設置前の多層骨組のせん断力分布が概ね Ai分布に近くなる。

• 対象とする入力地震動が速度応答スペクトル一定の領域を持ち，ダンパー設置前後の多層

骨組の一次固有周期が共にこの領域にある。
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Damper

Frame

Damper

Frame

(a) Hysteresis Damper (b) Viscoelastic Damper

Fig. 2.6 Hysteresis characteristics of i-th story in a multi-story frame with damper

• 多層骨組部の曲げ変形は無視できる，あるいは等価なせん断モデルで表現できる。

【履歴ダンパーの設置された多層骨組の応答評価手順】

1. ダンパー設置前の多層骨組の一次モードと等価な一質点の固有周期 T
(0)
eq および質点M

(0)
eq を

次式より評価する。なお，右肩の (·)は，解の収束計算の回数を表す。

T (0)
eq = 2π

√√√√ n∑
i=1

(
mi

i∑
k=1

Bk

fKk

)
(2.31)

M (0)
eq =

(
n∑

i=1

mi

i∑
k=1

Bk

fKk

)2

/
n∑

i=1

mi

(
i∑

k=1

Bk

fKk

)2

(2.32)

ここに，fKiは第 i層の多層骨組部のみの剛性，Biは荷重分布をAi分布としたときのベー

スシェアQ
(0)
B に対する各層のせん断力Qiの比である。

2. スペクトル加速度応答 SE
A (T

(0)
eq ;h1)により第 i層の層間変形 d

(0)
i を求める。

d
(0)
i =

BiQ
(0)
B

fKi
=

BiM
(0)
eq SE

A (T
(0)
eq ;h1)

fKi
(2.33)

3. 制振構造物の一次モードと等価な第 i層の剛性K
(1)
eqi および減衰定数 h0

(1)
eqiを次式により求

める。

K
(1)
eqi = fKi +

dKi

µ
(0)
i

(2.34)

h0
(1)
eqi =

∆dWi

2πK
(1)
eqi(µ

(0)
i )2

=
2(µ

(0)
i − 1) · dKi/fKi

πµ
(0)
i (µ

(0)
i + dKi/fKi)

(2.35)
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ここに，dKi は接続部・支持材等の直列に配置されたものの剛性を考慮したダンパーの剛

性，µ
(0)
i は d

(0)
i を第 i層に設置されたダンパーの降伏変位 dy,iで除すことで求まる塑性率，

∆dWiは履歴ループによって囲まれた一サイクル間の面積である。

4. ここで h0
(1)
eqiは正弦波定常応答時の等価減衰定数

56)であり，地震応答では一質点の振幅が

各サイクルごとに塑性率が 1～最大塑性率までの範囲で変わることを踏まえ，h0
(1)
eqi の 1～

µ
(0)
i までの平均値として次式により減衰定数を補正する。

h
(1)
eqi = h1 +

1

µ
(0)
i

∫ µ
(0)
i

1
h0

(1)
eqi(µ)dµ

= h1 +
2(1 + dKi/fKi)

πµ
(0)
i

ln

(
µ
(0)
i + dKi/fKi

(1 + dKi/fKi) · (µ(0)
i )1/(1+dKi/fKi)

)
(2.36)

5. 各層の等価減衰定数 h
(1)
eqiを各層の弾性歪エネルギーにより重み付けし，制振構造物全体と

等価な減衰定数 h
(1)
eq を次式で評価する。

h(1)eq =

n∑
i=1

h
(1)
eqi ·W

(1)
i

n∑
i=1

W
(1)
i

(2.37)

W
(1)
i =

(Bi ·Q(0)
B )2

2K
(1)
eqi

(2.38)

6. 制振構造物の一次モードと等価な一質点の固有周期T
(1)
eq および質量M

(1)
eq を次式で評価する。

T (1)
eq = 2π

√√√√√ n∑
i=1

mi

i∑
k=1

Bk

K
(1)
eqk

 (2.39)

M (1)
eq =

 n∑
i=1

mi

i∑
k=1

Bk

K
(1)
eqk

2

/

n∑
i=1

mi

 i∑
k=1

Bk

K
(1)
eqk

2

(2.40)

7. 新たな塑性率を次式で求め，これが安定した値となるまで手順 2～7を繰り返す。

µ
(n)
i = µ

(0)
i · F (n)

h · T
(n)
eq

T
(0)
eq

(2.41)

ここに，F
(n)
h は初期減衰 h1によるスペクトル応答値が等価減衰 h

(1)
eq によって低減する割合

を表す減衰補正係数であり，(2.42)式で評価する。なお，観測地震波では α1 = 25，模擬地

震波では α1 = 75としている。

F
(1)
h =

√
1 + α1 · h1
1 + α1 · h(1)eq

(2.42)

23



2 既往の研究

8. 安定した µ
(n)
i を用いてベースシェアQ

(n)
B を次式で求める。

Q
(n)
B = Q

(0)
B · F (n)

h · T
(0)
eq

T
(n)
eq

· M
(n)
eq

M
(0)
eq

(2.43)

9. 最後に第 i層の層間変形 d
(n)
i を次式で求める。

d
(n)
i =

BiQ
(n)
B − dKidy,i

fKi
(2.44)

また，竹内らは，(2.36)式の等価減衰定数 h
(1)
eqiを (2.45)式で近似評価することで，制振構造物

各層の最大応答を収束計算することなく評価する手法も提案している。

heqi = 0.115

(
1− 1

µ
(n)
i

)(
dKi

fKi

)0.55

(2.45)

(2.41)式の両辺に dy,iを乗じたものに，(2.31)，(2.39)式を代入することで次式が得られる。

d
(n)
i = µ

(n)
i dy,i = d

(0)
i F

(n)
h

√
fKi

Keqi
(2.46)

また (2.46)式に，(2.35)，(2.45)式を代入することで次式が得られる。(
µ
(n)
i

dy,i

d
(0)
i

)2

= F
(n)
h

2 fKi

Keqi
(2.47)

=
1 + α1 · h1
1 + α1 · heq

1

1 +
dKi

µ
(n)
i fKi

(2.48)

=
1 + α1 · h1

1 + α1 · 0.115 ·

(
1− 1

µ
(n)
i

)(
dKi

fKi

)0.55

1

1 +
dKi

µ
(n)
i fKi

(2.49)

(2.49)式を µ
(n)
i について解くと次式が得られる。

µ
(n)
i =

0.23 · α1 · ρ0.55i (1− ρi)− ρi +
√
∆i

2(1 + 0.115 · α1 · ρ0.55i )
(2.50)

ここに，ρi = dKi/fKi，∆i = 0.013 · α12 · ρ1.1i (ρi + 1)2 + 0.23 · α1 · ρ1.55i (ρi + 1) + ρ2i + 4(1 +

0.115 · α1 · ρ0.55i )(1 + α1 · h1)fµi
2，fµi = (Bi ·M (0)

eq · SE
A (T

(0)
eq ;h1))/(fKi · dy,i)である。

この手法に残る課題としては，(2.50)式が煩雑な形式となっており実用性に欠けるほか，地震

動強さ指標に一次のスペクトル加速度応答のみを用いているため，高次モード応答が卓越する場

合には，これを反映することが難しいことが挙げられる。また 4.5節に示すとおり，そもそも等

価線形化手法自体が十分な評価精度を有しているか検討の余地が残る。
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Fig. 2.7 (a) Shear frame with dampers (b) Multi-skeleton curves (c) Equivalent oscillator with
inelastic multi-springs (MS model)

2.3.3 IMPの適応範囲を制振構造物にまで広げた手法

Kang & Moriは，一般的な構造物の簡易最大変位応答評価法である IMP（(2.25)式）の適応範

囲を制振構造物にまで拡張し，その第 i層の最大層間変形角を (2.51)式で評価することを提案し

ている（以下，Kang & Moriの手法という）31)。

sθi =

√√√√(sPF I
1,i · sSI

D,1

)2
+

n∑
j=2

(
sPFE

j,i · sSE
D(sTj ; shj)

)2
(2.51)

ここに，左添え字の “s⃝”は制振構造物の振動特性や応答を表すパラメータ，“f⃝”は制振構造物

内の多層骨組部の振動特性や応答を表すパラメータ，“d⃝”は制振構造物内のダンパー部の振動特

性や応答を表すパラメータを示す。sPFE
j,iは制振構造物の第 i層の層間変形角の j 次の弾性刺激

関数，sS
E
D(sTj ; shj)は制振構造物の jの弾性固有周期 sTj と減衰定数 shj の弾性スペクトル変位

応答である。また，制振構造物の塑性化を考慮した一次の層間変形角の刺激関数である sPF I
1,iの

評価に用いる制振構造物の降伏後の一次振動モード形 sϕ
I
1,iは，IMP内で提案されている評価法に

基づき評価されている。具体的には，制振構造物の一次モードと等価な弾塑性一質点系の最大変

位応答である sS
I
D,1に相当する一次モード比例外力を用いた制振構造物の Pushover解析結果のス

テップ数N を求め，そのステップ数N に対応する層間変位分布を sϕ
I
1,iとしている。

以下に，制振構造物の一次モードと等価な弾塑性一質点系の作成方法を示す。

履歴ダンパーは層変位に依存して振動エネルギーを吸収するため，ある層に設置されたダンパー

は，Fig. 2.7(a)のようにその層の変位に依存するせん断バネに置換することが可能であることか

ら，Kang & Moriはダンパーを各層毎にせん断バネに置換，多層骨組を一つのせん断バネに置換

し，それらを並列に並べることで等価弾塑性一質点系の復元力特性を評価する手法を提案してい
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る（Fig. 2.7(c)）。以下，制振構造物の一次モードと等価な弾塑性一質点系を一次のMSモデルと

いう。

【一次のMSモデルの質量】

一次のMSモデルの質量は，制振構造物の一次の等価質量 sM1とする。

sM1 =

(
n∑

i=1

smi · suE1,i

)2

/

(
n∑

i=1

smi · suE1,i
2

)
(2.52)

ここに，smiは制振構造物の第 i層の質量，su
E
1,iは制振構造物の第 i層の弾性の一次モードベク

トルである。

【制振構造物のダンパー部と等価な弾塑性バネ】

第 i層のダンパーを置換した弾塑性バネ（以下，第 i番目弾塑性バネという）の復元力特性は

Bi-linear型とする。その評価法を以下に示す。

制振構造物が弾性応答をする範囲では，一次のMSモデルの変位 sd1と制振構造物の第 i層の

一次モードによる層間変位 sdiとが次式で関係づけられる。

sd1 = sdi/{
(
su

E
1,i − su

E
1,i−1

)
· sΓE

1 = sdi/
(
sϕ

E
1,i · sΓE

1

)
(2.53)

第 i番目弾塑性バネの降伏変位 ddy1,iは，(2.53)式中の sdiに第 i層のダンパーの降伏変位 ddy,i

を代入することで評価する。

ddy1,i = ddy,i/
(
sϕ

E
1,i · sΓE

1

)
(2.54)

第 i番目弾塑性バネの初期剛性 dk1,i，最大塑性率 dµ1,iおよび第二次勾配 dα1,iは，第 i層ダン

パーと第 i番目弾塑性バネの荷重‐変位関係を示す Fig. 2.8中の横線部，斜線部および縦線部の三

つの部分の面積がそれぞれ等しいと仮定し，(2.54)式とあわせることで評価している。

dk1,i = dKi ·
(
sϕ

E
1,i

)2 · (sΓE
1

)2
(2.55)

dµ1,i = dµi (2.56)

dα1,i = dαi (2.57)

ここに，dKi，dµi，dαi は，それぞれ第 i層のダンパーの初期剛性，塑性率，二次勾配である。

【制振構造物内の多層骨組部と等価な弾塑性バネ】
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2.3 履歴ダンパーの設置された鋼構造多層骨組の最大変位応答評価法
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Fig. 2.8 Relationship between (a) Story shear force and inter-story drift curve of the damper
at the i th story in a multi-story frame, (b) Shear force and drift curve of the i th spring in
oscillator

一次のMSモデル内の多層骨組部を置換した弾塑性バネの復元力特性は，ダンパー設置前の多

層骨組のみに対して，その一次モード比例外力を用いた Pushover解析により得られる骨組頂部の

荷重-変位曲線を，IMPで提案されている手法と同様にして Tri-linear型にモデル化（2.2.3項）し

たものを用いる。ただし，IMPではその初期剛性を多層骨組の全質量と一次固有周期を用い (2.23)

式で評価しているが，Kang & Moriの手法ではその初期剛性，すなわち制振構造物内の多層骨組

部と等価な弾塑性バネの初期剛性 fk1 をダンパーの影響を考慮して評価している。具体的には，

質量M1，初期剛性 k1をもつダンパー設置前の多層骨組と等価な一質点系（Fig. 2.9(a)）の固有

周期 T1と，質量 sM1，初期剛性 fk1をもつMSモデルからダンパーを置換したバネを削除した一

質点系（Fig. 2.9(b)）の固有周期が等しいという仮定を設けることで，

(a) (b)

Fig. 2.9 Two equivalent inelastic oscilla-
tor used for evaluation of f k̄1

T1 = 2π

√
M1

k1
= 2π

√
sM1

fk1
(2.58)

という関係を得，これを fk1について解くことで

fk1評価式を得ている。

fk1 = k1 · sM1

M1
=

4π2 · sM1

T 2
1

(2.59)

IMPに一次モードと等価な弾塑性一質点系の最

大変位応答をMSモデルを用いて評価することで，

各層のダンパーが順次降伏する影響を考慮するこ

とができる。しかしながら，制振構造物の応答を
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2 既往の研究

より精度良く評価するためには以下の三つの課題が残り，3章では，これらの課題を解決するこ

とで新たな制振構造物の応答評価法を提案するとともにその評価精度について検討する。

(1) (2.59)式による fk1評価法では，ダンパーを置換したバネをMSモデルから削除した一質点

系の質量を制振構造物の振動モード形を用いた等価質量 sM1（(2.52)式）としており工学的

根拠に欠ける。また，ダンパーの剛性や配置などの違いにより多層骨組と制振構造物の振

動モード形が異なる場合には，制振構造物の弾性一次固有周期とこれと等価であるはずの

一次のMSモデルの弾性固有周期が一致しないことが起こり得る。

(2) (2.51)式中の弾性高次モード応答をダンパーの初期剛性を用いた制振構造物の固有値解析か

ら求まる j次の固有周期 sTj および振動モード形 sϕ
E
j,iにより評価している。しかしながら，

ダンパーは一般に骨組と比べて早期に降伏することから，骨組が降伏する以前にも制振構

造物の見かけ上の固有周期や振動モード形，履歴減衰は変化しており，これらの変化が高次

モード応答の評価に反映されていない。

(3) 制振構造物の降伏後の一次振動モード形 sϕ
I
1,iは一般構造物を対象とした IMPと同様に，一

次のMSモデルの最大変位応答 sS
I
D,1および制振構造物の Pushover解析によって得られる

各層の変位分布から求められる。一般構造物を対象とした IMPでは，Pushover解析にAi分

布に基づく外力分布を用いているが，Ai分布には構造物の剛性分布が考慮されていないこ

とから，ピロティ形式などの層剛性の急変する構造物に対する適切な外力分布については

今後更なる検討の必要性があるとされており 24)，ダンパーの剛性や配置により層剛性が急

変しうる得る制振構造物もこれにあてはまる。一方，Kang & Moriによる一次のMSモデル

を用いた IMPでは，制振構造物の弾性一次振動モード形を用いており，ダンパーが設置さ

れたことによる制振構造物の剛性分布の大きな変化を考慮しているが，制振構造物の上層

部での応答がやや過小に評価される傾向がある 53)。
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2.4 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法

(a) (b) 

Fig. 2.10 (a) Energy conservation rule, (b) Displacement conservation rule

2.4 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法

2.2，2.3節に示した多層骨組あるいは制振構造物の弾塑性応答評価法ではいずれも，それらの一

次モードと等価な弾塑性一質点系の最大変位応答 SI
D(T1;h1)（以下，SI

D,1と略記）を用いている。

既往の SI
D,1評価手法としては，「エネルギー一定則」，「変位一定則」，「Nassar & Krawinklerの

手法」，「Chopra & Chintanapakdeeの手法」，「等価線形化手法」，「固有周期依存型スペクトル強さ

を用いた応答評価法」等があり一部は実用化されている。等価線形化手法については，減衰補正

係数を用いてより簡便に最大変位応答を評価することが可能となるほか，最大変位応答を図的解

法により求める Capacity Spectrum法等も提案されている。本節では，これらの SI
D,1の簡易評価

法について概説する。

2.4.1 エネルギー一定則

エネルギー一定則は，初期剛性 kの弾塑性系のポテンシャルエネルギー（Fig. 2.10(a)中の横線

で示す台形の面積）が，同じく初期剛性 kの弾性系のポテンシャルエネルギー（Fig. 2.10(a)中の

網掛けで示す三角形の面積）と等しいとして SI
D,1を推定する方法であり，完全弾塑性型一質点の

場合，SI
D,1推定式は (2.60)式で表される。この評価法は T1が比較的短い場合に応答を精度良く

評価することができるとされている。

SI
D,1 =

1

2

{
1 +

(
SE
D(T1;h1)

dy

)2
}
dy (2.60)

ここに，dy は一質点系の降伏変位である。
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2 既往の研究

Table 2.1 c1 and c2

α = 0.00 α = 0.02 α = 0.10

c1 1.00 1.01 0.80
c2 0.42 0.37 0.29

Table 2.2 T1 (s) at c = 2 or c = 1

α = 0.00 α = 0.02 α = 0.10

c = 2 0.232 0.202 0.160
c = 1 0.725 0.586 0.440

3

2

0

1

0.0 0.5 1.0 1.5 2.0

Fig. 2.11 Relationship between c and T1

2.4.2 変位一定則

変位一定則は，Fig. 2.10(b)に示すように，弾塑性一質点系の最大変位応答 SI
D,1を弾性スペク

トル変位応答 SE
D(T1;h1)で推定する方法であり，T1が比較的長い場合に良い評価精度が得られる

とされている。

SI
D,1 = SE

D(T1;h1) (2.61)

2.4.3 Nassar & Krawinklerの手法

Nassar & Krawinklerは，エネルギー一定則が短周期領域で，変位一定則が長周期領域で応答を

精度よく評価することができるとされていることを踏まえ，次式で SI
D,1を推定することを提案し

ている 54)。

SI
D,1 = CR · SE

D(T1;h1) (2.62)

=

[
1 +

1

c

{(
SE
D(T1;h1)

dy

)c

− 1

}]
dy

SE
D(T1;h1)

· SE
D(T1;h1) (2.63)

ここに，CRは Inelastic Deformation Ratioと呼ばれる係数である。

(2.63)式は cが 2のとき (2.60)式（エネルギー一定則）と，cが 1のとき (2.61)式（変位一定則）

と一致する。この cをNassar & Krawinklerは，二次勾配α = 0.00，0.02あるいは 0.10，h1 = 0.05

のBi-linear型一質点系を対象とした多数の地震動による応答解析結果に基づき，T1の関数として

次式で評価している。

c =
T c1
1

1 + T c1
1

+
c2
T1

(2.64)
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Fig. 2.12 Relationship between CR and SE
D(T1;h1)/dy

ここに，c1と c2の値を Tabel 2.1に示す。

cと T1との関係（(2.64)式）を α毎に示したものが Fig. 2.11である。また特に c = 2あるいは

c = 1のときの T1の値を Tabel 2.2に α毎に示す。

2.4.4 Chopra & Chintanapakdeeの手法

Chopra & Chintanapakdeeは，(2.62)式中のCRを SE
D(T1;h1)/dyおよび T1だけでなく αの関数

として次式に示す経験式により評価することを提案している 55)。

CR = 1 +

[{
α · SE

D(T1;h1/dy)

(SE
D(T1;h1/dy)− 1)(1− α)

}
+

{
p1

(SE
D(T1;h1)/dy)p2

+ p3

}(
T1

Tc

)p4
]−1

(2.65)

ここに，Tcは速度一定領域と加速度一定領域との境界周期であり，梅村スペクトル 43)によれば

Tc = 0.50となる。またChopra & Chintanapakdeeは，入力地震動をマグニチュードM が大きいも

の（M = 6.6～6.9）と小さいもの（M = 5.8～6.5），また震源からの距離Rが遠いもの（R = 30

～60 km）と近いもの（R = 13～30 km）に分けた上で，それぞれの組み合わせからなる四つのグ

ループの各々に対し p1～p4を求めている。またこの四つのグループで共通して p1 = 61，p2 = 2.4，

p1 = 1.5，p4 = 2.4と設定することもできるとしている。

Fig. 2.12に，完全弾塑性型一質点系を対象とした CR と SE
D(T1;h1)/dy との関係を，エネル

ギー一定則と変位一定則はともに実線で，Nassar & Krawinklerの手法は点線で，Chopra & Chin-

tanapakdee の手法は一点鎖線で示す。なお，Fig. 2.12 では Nassar & Krawinkler の手法および

Chopra & Chintanapakdeeの手法に対して T1 = 0.20，0.30，1.50の三つの場合を示している。完
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2 既往の研究

全弾塑性型一質点系の場合，Nassar & Krawinklerの手法による応答値は Table 2.2に示したように

T1 = 0.232でエネルギー一定則による応答値と等しくなるが，T1が 0.032秒だけ異なる T1 = 0.2

のときのこれらの手法のCR ‐ SE
D(T1;h1)/dy関係は Fig. 2.12に示すように大きく異なり，例えば

SE
D(T1;h1)/dy = 6.0のとき，Nassar & Krawinklerの手法の応答値はエネルギー一定則の応答値の

おおよそ 1.4(≈ 4.36/3.08)倍となる。

2.4.5 等価線形化手法

等価線形化手法は，弾塑性系の応答をこれと等価な弾性系の応答から推定するという着想に基

づき，塑性化による剛性の低下に伴う多層骨組の長周期化および履歴ループのエネルギー吸収に

よる見かけの減衰定数の増大を考慮して，塑性化した弾塑性一質点系の等価固有周期 Teq および

等価減衰定数 heq を評価し，それらを用い評価したスペクトル変位応答 SE
D(Teq, heq)を弾塑性一

質点系の最大変位応答 SI
D,1とするものである

6),43)。

等価線形化手法に基づいた弾塑性一質点系の最大変位応答の評価は，一般に以下の手順に従っ

て行われる。

1. 最大塑性率 µ̂の初期値を工学的判断より仮定する。

2. µ̂から等価固有周期 Teq と等価減衰定数 heq をそれぞれ評価する。

3. 弾性応答スペクトルから SE
D(Teq;heq)を求め，最大塑性率 µ̂ = SE

D(Teq;heq)/dyを新たに求

める。

4. step 2，3を µ̂が収束するまで繰り返し，最大変位応答 SI
D,1 = SE

D(Teq, heq)を求める。

手順 1における最大塑性率 µ̂の初期値の設定方法は，特に定められた方法はなく，現状では設

計者の工学的判断にゆだねられている。

また上記手順にも示したように，等価線形化手法では等価減衰定数 heq が変化する度に応答ス

ペクトルを評価する必要がありやや手間がかかる。そこでこれを回避するより実用的な手法とし

て，任意の減衰 hに対応した応答スペクトル SE
D(T ;h)を，初期減衰 h1 の弾性応答スペクトル

SE
D(T ;h1)に減衰補正係数Fh(h)を乗じて評価する手法が提案されており，これを採用すればSI

D,1

を次式で推定することができる。

SI
D,1 = SE

D(Teq, heq) = SE
D(Teq, h1) · Fh(heq) (2.66)

以下に，「等価固有周期と等価減衰定数」および「減衰補正係数」について示す。
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2.4 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法

Fig. 2.13 Equivalent stiffness and equivalent damping factor

【等価固有周期と等価減衰定数】

一般に，等価固有周期 Teq は弾塑性応答の最大値，あるいはその平均的な値に対応する割線剛

性 keqから評価され，等価粘性減衰定数 heqは，地震により構造物に入力される全エネルギーが，

構造物と等価な線形系が吸収する全エネルギーと等しいという仮定のもと定められる。以下に，

Jennings56)，Newmark & Rosenblu28),57),58)，柴田& Sozen59)，島崎 60)，Iwan61)，建築物荷重指針

43),62)による評価式を示す。

• Jenningsの手法 56)

Jenningsは正弦波定常応答を想定し，Fig. 2.13に示すように，Teq を最大応答に対応する割線

剛性 keq から求められる固有周期として，heq を最大塑性率が µのときに描く 1サイクル間の復

元力特性の面積∆W と等価ポテンシャルエネルギーW（Fig. 2.13中の網掛けで示す三角形の面

積）との比として評価している。Bi-linear型一質点を対象とすれば，Teqと heqはそれぞれ (2.67)，

(2.68)式で表される。

Teq = T1 ·
√

µ

1− α+ α · µ
(2.67)

heq =
1

4π
· ∆W

W
+ h1 =

1

4π
·
4kd2y(µ− 1)(1− α)

1

2
kµd2y(1− α+ αµ)

+ h1

=
2(µ− 1)(1− α)

πµ(1− α+ αµ)
+ h1 (2.68)

特に二次勾配 α = 0.0のとき，(2.67)，(2.68)式はそれぞれ次のように表される。

Teq = T1 ·
√
µ (2.69)

heq =
2

π

(
1− 1

µ

)
+ h1 (2.70)
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• Newmark & Rosenbluの手法 28),57),58)

Newmark & Rosenbluは，地震応答では一質点の振幅が各サイクルごとに塑性率が 0～最大塑性

率 µまでの範囲で変わることを踏まえ，等価減衰定数を正弦波定常応答を想定し提案された (2.68)

式に示す heqの 1～µまでの平均値として (2.71)式で評価することを提案している。また (2.71)式

を制振構造物各層の等価減衰定数にまで展開したものが 2.3.2項中の (2.36)式である。

heq =
1

µ

∫ µ

1
h

′
eq(µ

′
)dµ

′
+ h1 =

1

µ

∫ µ

1

2(1− α)(µ
′ − 1)

πµ′(1− α+ αµ′)
dµ

′
+ h1

=
2

µπα
ln
1− α+ αµ

µα
+ h1 (2.71)

•柴田・Sozenの手法 59)

柴田・Sozenは，主に RC系構造物を対象に，Teq を (2.69)式で，heq を次式で評価している。

heq = 0.2 ·
(
1− 1

√
µ

)
+ h1 (2.72)

•島崎の手法 60)

島崎は，RC構造物を対象とした柴田・Sozenの手法を拡張し，heqを (2.73)式で評価することを

提案しており，これが限界耐力計算の上部構造の応答評価評価法にも採用されている。なお，Teq

は (2.69)式で評価している。

heq = γ ·
(
1− 1

√
µ

)
+ h1 (2.73)

ここに，γは等価粘性減衰指数であり，構造種別毎に Table 2.3の値を設定している。

Table 2.3 γ value for each structure type

type γ

Shear frame type reinforced concrete structure 0.01
Frame type reinforced concrete structure with shear wall 0.10
Frame type reinforced concrete structure with slipping of reinforcing bar at beam-column join 0.15
Frame type reinforced concrete structure 0.20
Frame type steel structure 0.25

• Iwanの手法 61)

Iwanは，Bi-linear型をはじめとする種々の履歴モデルを対象として，Teq および heq を (2.74)，
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(2.75)式でそれぞれ評価している。なお，これらの式の適用範囲は最大塑性率 µ ≤ 8である。

Teq = {1 + 0.121 · (µ− 1)0.939} · T1 (2.74)

heq = 0.0587 · (µ− 1)0.371 + h1 (2.75)

•建築物荷重指針（2015）43),62)

建築物荷重指針では，構造物全体としての等価減衰定数 heq を各部材の等価減衰定数をその部

材の等価ポテンシャルエネルギーで重みづけした (2.76)式により求めている。また Teq は最大変

形時の割線剛性に対応する固有周期としている。

heq =

N∑
k=1

mhk · mWk

N∑
k=1

mWk

+ h1 (2.76)

ここに，N は部材数である。また mhk および mWk は部材 k の等価減衰定数および等価ポテン

シャルエネルギーであり，それぞれ (2.77)，(2.78)式で求められる。

mhk = γ ·
(
1− 1

√
mµk

)
(2.77)

mWk =
1

2
· mFk ·m dk (2.78)

ここに，mµk，mFk および mdk は部材 k の塑性率，耐力および変位であり，これらは構造物の

Pushover解析から求めた各ステップにおける各層の変位を (2.18)，(2.19)式に代入することで得ら

れる SA‐ SD 関係上において，与えられた塑性率に対応するステップを求め，そのステップにお

ける構造物各層の応答値から算出される。

【減衰補正係数】

これまでに提案された減衰補正係数 Fh の評価式のうち，梅村ら（(2.79)式）63)，建築研究所

（(2.80)式）49),64)，住宅公団（限界耐力計算）（(2.81)式）65)，秋山（(2.82)式）66)，Hanson & Jeong

（(2.83)式）67)，笠井ら（(2.84)式）28)による提案式を以下に示す。

Fh(h) =
1.5

1 + 10 · h
(2.79)

Fh(h) =
1 + 10 · h1
1 + 10 · h

(2.80)
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Fh(h) =


1.5

1 + 10 · h
0.02 ≤ h ≤ 0.05

2.25

1.75 + 10 · h
0.05 ≤ h

(2.81)

Fh(h) =
1 + 3 · h1 + 1.2 ·

√
h1

1 + 3 · h+ 1.2 ·
√
h

(2.82)

Fh(h) =

√
(1− exp(−18 · h)) · h1
(1− exp(−18 · h1)) · h

(2.83)

Fh(h) =

√
1 + 25 · h1
1 + 25 · h

(2.84)

減衰定数係数は地震動の周期特性や継続時間等に依存することから 65),68)，上記の減衰補正係

数では地震動の特性が十分に反映されているとは言い難い。そこで，笠井らは減衰補正係数を減

衰定数 hだけでなく一質点系の固有周期 T の関数として (2.85)式で評価することも提案している

28)。

Fh(T, h) =



(√
1 + 25 · h1
1 + 25 · h

− 1

)
· (5 · T ) + 1 (0 ≤ T ≤ 0.2 (s))√

1 + 25 · h1
1 + 25 · h

(0.2 < T ≤ 2 (s))√
1 + 25 · h1
1 + 25 · h

·

{√
h/h1 · (T − 2)

40
+ 1

}
(2 < T ≤ 8 (s))

(2.85)

【Capacity Spectrum法】

Capacity Spectrum法は，構造物全体の構造特性を表す Capacity Spectrum（CS）と構造物の塑

性率に応じて等価粘性減衰を変化させた応答スペクトルを表すDemand Spectrum（DS）とを重ね

あわせることで最大応答を推定する等価線形化手法の図的解法の一つであり，限界耐力計算の上

部構造の応答評価法にも採用されている。Fig. 2.14(a)は CS法の概念図であり，任意の応答値に

対する等価固有周期とそのときの塑性率から求まる等価粘性減衰定数 heq に対応する DSとの交

点を求め，その交点を結んだ移行曲線（Transition Curve）と CSの交点として最大応答は評価さ

れる。

SA-SD座標系に表される通常の CS法では，DSと CSの交点を求めるために収束計算をする必

要があるが，森・丸山 69)は，SA-SD座標系を Fig. 2.14(b)のように SD-T 座標系に変換すること

により，T，SD，および減衰補正係数 Fh(heq)が弾塑性一質点系の最大塑性率 µの関数で表され

ることから，収束計算をすることなくDSとCSの交点として直接応答を求めることができる方法

を示している。以下にその手順を示す。
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Response 
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DS 

at Maximum point

Maximum pointCapacity 
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Transition Curve  

Maximum pointMaximum point

(a) - coordinate (b) - coordinate

Fig. 2.14 Capacity spectrum method

1. SDおよびT は，等価線形化手法により評価される最大塑性率 µ̂の関数としてそれぞれ (2.86)，

(2.87)式で表される。

SD = µ̂ · dy (2.86)

T = Teq(µ̂) (2.87)

ここに，Teq(•)は等価固有周期の推定式であり，(2.69)式等を表す。

2. 弾性系のDS，すなわち弾性変位応答スペクトルを SD-T 座標系に表す。また，弾塑性一質

点系の荷重‐変位関係上の任意の塑性率に対応する SDおよび T を (2.86)，(2.87)式から求め，

これを CSとして SD-T 座標系に表す。

3. µ̂の関数として表される等価減衰定数 heqから減衰補正係数 Fh(heq)を評価し，これを弾性

系の DSに乗ずることで弾塑性系の DSを求める。

4. CSと弾塑性系のDSの交点を，この弾塑性一質点系の最大変位応答 SI
D,1 = SE

D(Teq, heq)と

する。

なお，上記の手順 3で弾性系の DSに乗じている減衰補正係数 Fh(heq)を，1/Fh(heq)として CS

に乗じても応答は同等に評価される。この場合，DSは弾性応答スペクトルとなる。
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2 既往の研究

2.4.6 固有周期依存型スペクトル強さに関する研究

SI
D,1の評価には適切な地震動強さ指標の選定が重要となる。これまでの SI

D,1評価法ではいず

れも地震動強さ指標を弾性スペクトル応答としていたが，本項では SI
D,1と安定して強い相関を有

するとされている地震動強さ指標である固有周期依存型スペクトル強さに着目し，その既往研究

である「北原・伊藤らの提案する指標に基づく応答評価法」，「Kadasらの提案する指標」，「Kurama

& Farrowの提案する指標」について概説する。

【北原・伊藤らの提案する指標に基づく応答評価法】

SI
D,1と相関の強い指標は，弾性一次固有周期 T1 = 0.3秒程度以下の構造物ではPGA，0.5～2.0

秒程度の構造物では PGV あるいは SI，2.0秒以上の構造物では PGDとなることが報告されて

おり 33),34)，T1によって SI
D,1の推定に用いられる適切な地震動強さ指標は変化し得る。このこと

を踏まえ，より幅広い固有周期帯に対して適用可能な指標として北原・伊藤は鋼製および RC橋

脚を対象に (2.88)式で評価される固有周期依存型スペクトル強さ（以下，SIn.p.と略記）を提案

している 36),37)。

SIn.p. =
1

(t− s) · T1

∫ t·T1

s·T1

SE
V (T ;h1 = 0.05)dT (2.88)

ここに，SE
V は弾性速度応答スペクトルである。

北原・伊藤は s，tをパラメータとした SIn.p.と橋脚と等価な弾塑性一質点系の SI
D,1との相関

性を事前に検討した上で，s，tの値を鋼製橋脚に対してそれぞれ 0.9，1.2，RC橋脚に対してそれ

ぞれ 1.0，2.8と設定し（Fig. 2.15），この積分区間を持つ SIn.p.と SI
D,1との相関係数が 0.9～0.95

程度となるのに対し，SI
D,1と PGV との相関係数は 0.7～0.9程度となることを確認している。鋼

製橋脚と RC橋脚で tの値が異なっているのは，それぞれが有している復元力特性の差異によっ

て非線形化したときの長周期化の程度が異なったためであるとされている。すなわち，鋼製橋脚

では非線形化後もあまり長周期化していないのに対し，RC橋脚では大きく長周期化した。また

鋼製橋脚の s = 0.9であるのは鋼製橋脚では長周期化が小さいため，弾性固有周期より短周期側

の応答スペクトルの成分も，応答に有効に作用した結果であるとされている。

SIn.p.の定義上，Fig. 2.15中の網掛け部の面積は sT1～tT1と 0～SIn.p.で囲まれる長方形の面

積と等しい。このことを踏まえ北原・伊藤は，SIn.p.を対象とする構造物の固有周期に対応した

範囲における速度スペクトル応答の平均値とみなし，SI
D,1を，弾性速度応答スペクトルと弾性変

位応答スペクトルとの間にある近似的な関係式 SE
D(T ;h1) ≈ SE

V (T ;h1) · T/2π中の SE
V (T ;h1)を

SIn.p.に，T を弾塑性応答中の等価固有周期 Teq に置き換えることで評価することを提案してい
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(a) Steel bridge pier (b) RC bridge pier

Fig. 2.15 Definition of SIn.p. proposed by Kiathara and Itoh

る 38)。

SI
D,1 = SIn.p. ·

Teq

2π
(2.89)

ここで，北原・伊藤はTeqを，二次設計レベルの地震動に対して 4～5程度の最大塑性率µが生じる

という想定のもと，その平均的な値である µ = 2のときの割線剛性から評価している。Bi-linear，

あるいは Tri-linear型一質点を対象とすれば，Teq は次式となる。

Teq =



【Bi-linear】

T1 ·
√

2

1 + α

【Tri-linear】
T1 ·

√
2

1 + α
(2 ≤ µg)

Tg ·

√
2/µg

1− αg + 2αg/µg
(2 > µg)

(2.90)

【Kadasらの提案する指標】

Kadasらは，RC構造物を対象に，加速度応答スペクトルを用い積分範囲の上限値を tT1ではな

く構造物の弾塑性挙動により伸びた一次固有周期 Teq として，積分範囲を地震動毎に評価する修

正 SIn.p.（以下，SIKadas
n.p. と表記，(2.91)式）を提案し，RC構造物の全層中の最大層間変形角と

SIKadas
n.p. の相関係数が 0.79～0.98程度となることを確認している 39)。なお，Kadasらは，SIKadas

n.p.

を用いた RC構造物の最大応答評価法の提案には至っていない。また，(2.91)式中の積分内の項

（T −T1）は，積分区間内の応答スペクトルの傾きが正の傾向があるか負の傾向があるかを考慮す

る補正項とされている。しかしながらこの補正は T1から遠い固有周期での応答スペクトルの面積

を単に重み付けするもので積分区間内の応答スペクトルの傾きそのものの傾向を考慮するものと

なっているか疑問が残る。またKadasらは（T − T1）を乗じていないスペクトル強さも提示して
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2 既往の研究

おり，これと最大層間変形角との相関性は SIKadas
n.p. と最大層間変形角との相関性と大差ないこと

を確認している。

SIKadas
n.p. =

1

Teq − T1

∫ Teq

T1

SE
A (T ;h1 = 0.05)

Cy · g
· (T − T1)dT (2.91)

Fig. 2.16 Relationship between Teq/T1 and
SE
A (T1;h1)/(Cy · g)39)

ここに，SE
A は弾性加速度応答スペクトル，Cy

は等価弾塑性一質点系の降伏せん断力係数，g

は重力加速度である。またKadasらは Fig. 2.16

に示すように，Teq を等価弾塑性一質点系の時

刻歴応答解析により評価した最大変形時の割線

剛性に対応する固有周期を T1で除したものと

SE
A (T1;h1 = 0.05)/(Cy ·g)との関係を地震動毎

に評価するとともに（図中の〇）この関係をモ

デル化（図中の実線）することで，次式の Teq

推定式を得ている。

Teq = 1.07 · T1 ·
{
SE
A (T1;h1 = 0.05)

Cy · g

}0.45

(2.92)

【Kurama & Farrowの提案する指標】

Kurama & Farrowは，Bi-linear型復元力特性を有する一質点および多質点系を対象に (2.93)式

で評価される修正固有周期依存型スペクトル強さ SIKF
n.p.を提案している

70)。なお，この提案は設

計に用いる入力地震動を適切に基準化する方法の構築を目的としているため，当然ながら SIKF
n.p.

を用いた構造物の最大応答評価法は提示されていない。

SIKF
n.p. =

1

Teq − T1

∫ Teq

T1

SE
A (T ;h1 = 0.05)dT (2.93)

ここに，Kurama & Farrowは Teq を，Nassar & Krawinklerの手法（2.4.3項，(2.63)式）に基づき

推定された最大塑性率に対応する割線剛性から求まる固有周期として評価している（(2.94)式）。

Teq = T1 ·
√

µ

1− α+ α · µ

= T1 ·

√√√√√√√√
1

c

{
c− 1 +

(
SE
D(T1;h1)

dy

)c}
1− α+ α · 1

c

{
c− 1 +

(
SE
D(T1;h1)

dy

)c} (2.94)
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固有周期依存型スペクトル強さに基づく SI
D,1評価式の一つとして北原・伊藤は (2.89)式を提案

しているが，この手法では Teq を最大塑性率が 2のときの割線剛性に対応する固有周期と設定し

ており汎用性に欠ける。Kadas らや Kurama & Farrowは SI
D,1 の評価式を提示してはいないもの

の，そもそも Teq（(2.92)，(2.94)式）を一質点系の最大変形時の割線剛性に対応する固有周期と

して SI
D,1に基づき評価している。このため，Kadasらや Kurama & Farrowの指標に基づき SI

D,1

評価法を構築するためには Teqを算出するための SI
D,1推定式が必要となり，SI

D,1評価法に用いる

のに適した Teq の設定方法となっているとは言い難い。さらに，固有周期依存型スペクトル強さ

に基づき妥当性・汎用性高く SI
D,1を推定するためには，固有周期依存型スペクトル強さと SI

D,1

との一般的な関係を明らかにした上で，この関係に基づき SI
D,1を推定することが重要となり得る

が，これら三つの研究がこの一般的な関係の解明に十分に至っているとは言い難い。

以上のことを踏まえ 4章では，固有周期依存型スペクトル強さと SI
D,1との一般的な関係を時刻

歴応答解析結果に基づき明らかにした上で，この関係に基づく SI
D,1評価法を提案する。また，そ

の評価精度をエネルギー一定則，変位一定測，Chopra & Chintanapakdeeの手法，等価線形化手法

および既往の固有周期依存型スペクトル強さに基づく応答評価法の評価精度と比較・検討する。

2.5 使用限界状態を対象とした最大変位応答に基づく限界状態設計法

本研究の目的は，多層骨組の弾塑性応答評価法を信頼性理論に基づく実用的な限界状態設計法

へと展開することにある。本節では，これを達成する上で重要となり得る限界状態設計法に関す

る既往研究として，まず従来の限界状態設計法，荷重・耐力係数の算定法および略算法等につい

て概説した後，構造物の応答が弾性範囲にとどまる使用限界状態を対象に，SRSSにより求めた

各次モード応答の二乗の線形和を荷重の組み合わせとみなすことで荷重・耐力係数設計式を導い

た「森・中尾の手法」について説明する。また，構造物全体としての限界状態超過確率の評価法

として，「破壊確率の上下限値」および「PNET法」についても概説する。
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2.5.1 従来の限界状態設計法

信頼性理論に基づく限界状態設計法は，構造設計に存在する不確かさを確率・統計的に取り扱

い，供用期間中に建物が好ましくない状態となる確率，すなわち「限界状態超過確率 Pf」という

定量的な尺度で建物の性能水準を制御する有力な性能設計法の一つである。具体的な限界状態設

計法には，Pf を直接評価する手法と荷重・耐力係数を用いる手法があり，前者は煩雑な計算およ

び高度な確率・統計論の知識を必要とするため実用的ではない。一方後者は，従来の設計法であ

る許容応力度設計法等と同様の形式に従い，建築物に作用する荷重効果（以下，単に荷重という）

の基本値および耐力の公称値に，Pf および荷重・耐力のばらつきを反映した安全率である荷重・

耐力係数を乗ずる実用的な手法であり，欧米諸国等多くの国々における規基準に採用されている

16) ‐ 19)。

構造物には一般に時間により変動するいつくかの荷重が同時に作用しているが，荷重・耐力係

数設計法ではこれらを Turkstra則 71),72)を用い時間変動しない荷重の組み合わせとして近似的に

取り扱うことが多い。Turkstra則とは，時間により変動する二つ以上の荷重の組み合わせの最大

値を，ある荷重（主の荷重）の最大値とその他の荷重（従の荷重）の任意時刻における値との和

として評価する経験則である。二つ以上の荷重が同時に最大値に近い値をとる可能性が無視でき

ない場合や二つの荷重による相乗効果があるような場合に危険側の評価となり得るが，実設計で

は十分に適用できるものとされており，これまでに提案されている荷重・耐力係数の算定法の多

くがこの Turkstra則に基づいている。

荷重・耐力係数の算定法としては，日本建築学会の「建築物の限界状態設計指針」73)にて，以

下の三つのフローが示されている。

フロー 1：目標信頼性指標 βT および耐力の変動係数に応じた荷重・耐力係数を予め表によ

り提示しておく簡易法

フロー 2：荷重・耐力係数を略算する方法

フロー 3：設計者独自の確率解析に基づいて荷重・耐力係数を求める詳細法

フロー 1は，簡易である反面，柔軟性に乏しく，設計地点の地震ハザードや構造物の振動特性等

の諸条件が荷重・耐力係数の算定条件と大きく異なる場合，独自のデータを用いる場合，あるい

は目標信頼性水準を細かく設定する場合等に適用することが難しい。フロー 2は，基礎的な確率・

統計論の知識を用い近似的に荷重・耐力係数を算定する方法であり，後述するように，基本変数

がすべて対数正規変数に従う場合には，荷重・耐力係数を解析的に表現することができ実用性が
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高い。しかしながら，分離係数の評価や非対数正規確率変数については近似的な扱いとなってい

る。またフロー 3は，標準正規変換・AFOSM（Advanced First-Order Second-Moment Mehtod）法

71),74)や高速フーリエ変換を用いた詳細な信頼性解析 75)により荷重・耐力係数を決定する方法で

ある。

2.5.2～2.5.4項では主に，荷重・耐力係数の設計式，標準正規変換・AFOSM法に基づく荷重・耐

力係数の算定法（フロー 3）および荷重・耐力係数の略算法（フロー 2）について概説する 14),71)。

2.5.2 限界状態超過確率と荷重・耐力係数設計式

耐力をR，n種類の荷重・外力による荷重効果を S1, · · · , Snとして，これらを互いに独立な確

率変数とする。

荷重組み合わせの下での限界状態関数G(r, s1, · · · , sn)を次式で定義する。

G(r, s1, · · · , sn) = r −
n∑

k=1

sk (2.95)

Fig. 2.17 Relationship between Pf

and β

G(r, s1, · · · , sn) = 0となる場合が限界状態であり，

これが正のとき安全領域，負のときが破壊領域であ

る。また次式で安全余裕M を定義する。

M = G(R,S1, · · · , Sn) = R−
n∑

k=1

Sk (2.96)

このとき限界状態超過確率Pf は，(2.95)式，(2.96)式

を用いて次式で表される。

Pf = P [G(R,S1, · · · , Sn) < 0] (2.97)

= P [M < 0] (2.98)

Pf は性能水準の評価指標である信頼性指標 β と

(2.99)式で関係づけられる（Fig. 2.17）。Pf は一般に

10−1～10−6程度の小さな値をとる一方，それに対応

する信頼性指標は 1.5～4.5程度となり工学的に身近

な値に変換されている。

Pf = Φ(−β) (2.99)

ここに，Φ(x)は標準正規確率分布関数である。
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許容限界超過確率 Pfa または目標信頼性指標 βT を用いると信頼性理論に基づく限界状態設計

法における設計式は次式で表される。

Pf ≤ Pfa = Φ(−βT ) (2.100)

一方，荷重・耐力係数による設計式は次式で表わされる。

ϕ · µR ≥
n∑

k=1

γk · µSk
(2.101)

ここに，ϕ，γj はそれぞれ，耐力係数および荷重効果 Sj に対する荷重係数であり，これらの値に

は後記するように βT や荷重および耐力のばらつきの程度が反映される。なお，耐力Rの公称値

Rn，および荷重効果 Sj の基本値 Snj を用いて設計式を以下のように表現する場合もある。

ϕ̃ ·Rn ≥
n∑

k=1

γ̃k · Snk (2.102)

（2.102）式の荷重・耐力係数 ϕ̃，γ̃j は，(2.101)式の ϕ，γj および耐力の公称値Rn，荷重の基本

値 Snj，荷重および耐力の平均値を用いて次式で与えられる。

ϕ̃ = ϕ · Rn

µR
(2.103)

γ̃j = γj ·
Snj

µSj

(2.104)

2.5.3 荷重・耐力係数の算定法

【基本確率変数がすべて正規確率変数の場合】

基本確率変数R，Sj（j = 1, . . . , n）が全て正規確率変数である場合には，(2.96)式で定義され

る安全余裕M も正規確率変数となり，(2.98)式と (2.96)式より限界状態超過確率は次式で表すこ

とができる。

P [M < 0] = Φ

(
0− µM

σM

)
= Φ

(
−µM

σM

)
= Φ(−β) (2.105)

ここに，βは次式で表される。

β =
µM

σM
(2.106)

また，µM，σM はM の平均値および標準偏差であり，それぞれ次式で表される。

µM = µR −
n∑

k=1

µSk
(2.107)

σM =

√√√√σ2
R +

n∑
k=1

σ2
Sk

(2.108)
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(2.100)式，(2.106)式より設計条件式は次式となる。

µM

σM
> βT (2.109)

(2.109)式は次式に書き換えることができる。

σM =

σ2
R +

n∑
k=1

σ2
Sk

σM
=

σR
σM

· σR +

n∑
k=1

σSk

σM
· σSk

(2.110)

≡ αR · σR +

n∑
k=1

αSk
· σSk

(2.111)

ここに，αR，αSi は次式で定義される分離係数である。

αR =
σR
σM

, αSi =
σSi

σM
(2.112)

(2.107)式，(2.111)式を (2.109)式に代入すると，設計条件式は次式となる。

µR −
n∑

k=1

µSk
≥ βT ·

(
αR · σR +

n∑
k=1

αSk
· σSk

)
(2.113)

(2.113)式において耐力，および各荷重の項をまとめると，次式の荷重・耐力係数形式の設計条件

式となる。

(1− αR · βT · VR) · µR ≥
n∑

k=1

(1 + αSk
· βT · VSk

) · µSk
(2.114)

ここに，VR，VSi は耐力R，荷重効果 Sj の変動係数である。

(2.114)式は (2.101)式で示した，荷重・耐力係数を用いた設計条件式となっており，耐力R，荷

重 Sj それぞれの平均値に乗ずる耐力係数ϕおよび荷重係数 γjは，次式で表される。

ϕ = 1− αR · βT · VR (2.115)

γj = 1 + αSj · βT · VSj (2.116)

なお，耐力や荷重は一般に正の値をとる確率変数であるのに対し，耐力 Rを正規変数と仮定

すると P [R < 0] > 0となる。これは荷重の大きさが 0であっても破壊が生じる可能性があるこ

とを示しており，特に耐力の変動係数が大きい場合はこの影響を無視することができないため，

(2.115)，(2.117)式による荷重・耐力係数は実用的ではない。

【基本確率変数が対数正規確率変数で，かつ荷重・外力が１種類の場合】

耐力・荷重がともに対数正規確率変数の場合も，荷重を表す基本変数が一つの場合には，荷重・

耐力係数および分離係数は正規変数の場合と同様に評価することができる。
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基本確率変数Xが対数正規確率変数の場合，lnXは正規確率変数となる。そこで安全余裕M∗

を新たに次式で定義する。

M∗ = lnR− lnS (2.117)

このとき，安全余裕M∗は平均値（µlnR − µlnS），分散（(σlnR)
2 + (σlnS)

2）の正規確率変数と

なることから，設計条件式は次式で表される。

P [M∗ < 0] = Φ

0− (µlnR − µlnS)√
σ2
lnR + σ2

lnS

 < Φ(−βT ) (2.118)

ここに，µlnX , σlnX は，それぞれ変数X の対数平均値および対数標準偏差であり，これらはX

の平均値 µX および変動係数 VX と次式で関係づけられる。

σlnX =
√

ln
(
V 2
X + 1

)
(2.119)

µlnX = ln

 µX√
V 2
X + 1

 (2.120)

(2.118)式より，設計条件式は次式で表される。

µlnR − µlnS > βT ·
√
σ2
lnR + σ2

lnS (2.121)

基本変数が正規確率変数の場合と同様に

σlnM∗ =
√

σ2
lnR + σ2

lnS (2.122)

とおくと，(2.122)式は (2.124)式に書き換えることができる。

σlnM∗ =
σ2
lnR + σ2

lnS

σlnM∗
=

σlnR

σlnM∗
· σlnR +

σlnS

σlnM∗
· σlnS (2.123)

≡ αR · σlnR + αS · σlnS (2.124)

ここに，αR, αS は次式で与えられる。

αR =
σlnR

σlnM∗
, αS =

σlnS

σlnM∗
(2.125)

(2.122)式，(2.124)式を (2.121)式に代入すると次式で表される設計条件式が得られる。

µlnR − αR · βT · σlnR > µlnS + αS · βT · σlnS (2.126)

(2.126)式に (2.120)式を代入すると，次式で表される荷重・耐力係数設計条件式が得られる。

ϕ · µR > γ · µSn (2.127)
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ここに，ϕ，γはそれぞれ次式で表される。

ϕ =
1√

1 + VR
2
· exp(−αR · βT · σlnR) (2.128)

γ =
1√

1 + VS
2
· exp(αS · βT · σlnS) (2.129)

【基本確率変数が非正規確率変数の場合】

耐力や積載荷重などは対数正規確率分布関数に従うとされているが，雪荷重や地震荷重など，

荷重は一般的に正規確率分布関数にも対数正規確率分布関数にも従わないことが多い 62)。このよ

うな場合には，標準正規変換・AFOSMを用いて荷重・耐力係数を以下のように評価することが

できる。

基本確率変数Xi（i = 0, 1, . . . , n）が非正規確率変数の場合，これは次式により標準正規確率

変数 Uiに変換される。

Φ(Ui) = FXi(Xi) (2.130)

(2.130)式の逆変換は次式で表される。

Xi = F−1
Xi

(Φ(Ui)) (2.131)

(2.131)式を (2.95)式の左辺に代入することにより，標準正規空間における限界状態関数は次式

で表される。

g(u0, u1, · · · , un) = F−1
R (Φ(u0))−

n∑
k=1

F−1
Sk

(Φ(uk)) (2.132)

(2.132)式の限界状態関数は，(2.130)式が非線形変換であることから一般に非線形となるが，こ

の場合には標準正規空間における限界状態面上にプロットされる原点からの最短点 u⃗∗で限界状態

関数を線形化し，原点からの距離を求めることで信頼性指標を近似評価することができる。これ

を標準正規変換・AFOSM法という。またこの原点からの最短点は設計点と呼ばれ，以下のよう

にして評価することができる。

設計点 u⃗∗ = {u0∗, u1∗, . . . , un∗}は，標準正規空間において原点から限界状態面 g(u⃗) = 0まで

の最短距離を表す信頼性指標 βを用い次式により表される。

ui
∗ = −αi

∗ · β (2.133)
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ここに，αi
∗ は設計点から原点への方向ベクトルであり，(2.134)式のように表される。また αi

∗

の絶対値は分離係数と等しい。

αi
∗ =

(
∂g

∂ui

)
|u⃗=u⃗∗

n∑
k=0

{(
∂g

∂uk

)
|u⃗=u⃗∗

}2
(2.134)

また，設計点は限界状態面 g(u⃗) = 0上の点であるため，次式が成り立つ。

g(u⃗∗) = 0 (2.135)

(2.133)，(2.134)，(2.135)式には未知数が，ui
∗，αi

∗，βの計 (2n+ 3)個のあるのに対し，式の

数も同じ (2n+3)個あるため，この未知数を (2n+3)元の非線形連立方程式を解くで求めること

ができる。

このようにして求めた設計点（(2.133)式）を (2.131)式に代入することで，元の空間における

設計点 (r∗，s1∗，…sn
∗)は次のように表される。

r∗ = F−1
R (Φ(u0

∗)) = F−1
R (Φ(−α0

∗ · βT )) (2.136)

sj
∗ = F−1

Sj
(Φ(uj

∗)) = F−1
Sj

(Φ(−αj
∗ · βT )) (j = 1, . . . , n) (2.137)

もとの空間での設計条件式は次式で表される。

r∗ ≥
n∑

k=1

sk
∗ (2.138)

(2.138)式を荷重・耐力係数設計条件式の形式で表現すると次式のようになる。

ϕ · µR ≥
n∑

k=1

γk · µSk
(2.139)

ここに，

ϕ =
r∗

µR
=

F−1
R (Φ(−α∗

0 · βT ))
µR

(2.140)

γj =
sj

∗

µSj

=
F−1
Sj

(Φ(−α∗
j · βT ))

µSj

(2.141)

また (2.140)，(2.141)式中の αi
∗を分離係数 αiに置き換えると，α0 = α0

∗，αj = −αj
∗であるこ

とから，荷重・耐力係数はそれぞれ次式で表される。

ϕ =
F−1
R (Φ(−α0 · βT ))

µR
(2.142)

γi =
F−1
Sj

(Φ(αj · βT ))
µSj

(2.143)
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ここで，荷重効果 Sjを対数正規確率変数とすると，その荷重係数は，以下のように解析的に表

すことができる。

(2.143)式は次式のように変形できる。

FSj (γj · µSj ) = Φ(αj · βT ) (2.144)

また，Sj は対数正規変数なので，(2.144)式の左辺は次式で表される。

FSj (γj · µSj ) = Φ

(
ln(γi · µSj )− µlnSj

σlnSj

)
(2.145)

(2.144)，(2.145)式から次式が得られる。

Φ

(
ln(γj · µSj )− µlnSj

σlnSj

)
= Φ(αj · βT ) (2.146)

(2.146)式を γj について解くと次式が得られる。

γj =
1√

1 + VSj
2
· exp

(
αj · βT · σlnSj

)
(2.147)

同様に耐力Rを対数正規変数とすると，その耐力係数は次式で表される。

ϕ =
1√

1 + VR
2
· exp (−α0 · βT · σlnR) (2.148)

(2.147)式，(2.148)式はそれぞれ (2.129)式，(2.128)式と同じ表記となるが，AFOSMによって得

られた (2.147)式，(2.148)式を用いて設計した場合に達成される性能水準には設計点で限界状態

関数を線形化したことによる評価誤差が伴う 76),77)。

2.5.4 荷重・耐力係数の略算法

荷重や耐力が非正規確率変数の場合，前項で述べたように荷重・耐力係数を設計点から評価す

ることができるが，設計点の算出には一般に非線形連立方程式を解く必要があり煩雑である。そ

こでこれを回避する実用的な手法として，荷重・耐力係数を略算式により求める方法がこれまで

にいくつか提案されており，本項ではその中でも特に「ISO2394による略算法」，「対数正規近似

を用いた略算法」について概説する。

【ISO2394による略算法】

ISO2394では，各荷重や耐力の相対的な重みを表す分離係数 αiを経験に基づき Table 2.4に示

す定数とした状態で標準正規変換・AFOSMを行うことで荷重・耐力係数を算定する方法を示し

ている 16)。確率変数が互いに統計的に独立な場合，AFOSMの解析で用いられる分離係数 αi の
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二乗和は 1となるのに対し，Tabel 2.4に示す値の二乗和は 1.311となり安全側の評価となり得る。

なお，この手法の適用範囲は 0.16 < (σS/σR) < 6.6（ここに，σは標準偏差，S は支配的な荷重，

Rは支配的な耐力のパラメータである）とされている。

Table 2.4 Separate factors αi in ISO2394

Primary resistance Secondary resistance Primary load Secondary load

αi 0.8 0.32 0.7 0.28

Table 2.4を実設計で用いる際，どの変数を「Primary」としたほうが良いかの判断は難しく，す

べての変数を順次「Primary」として取り扱いどれが設計を決定するかを事前に調査しなければな

らない。

【対数正規近似を用いた略算法】

「建築物荷重指針・同解説」62)では，基本変数がすべて対数正規確率変数に従う場合には，分

離係数を近似的に取り扱う必要はあるものの荷重・耐力係数を解析的に (2.147)，(2.148)式で表現

することができることを踏まえ，以下のような対数正規近似を用いた略算法を示している。

ある確率変数 Ỹ が対数正規変数 Y と超過確率 pk（k = 1, 2，p1 > p2）で等価とすると次式に

示す関係が得られる。

FỸ (yk) = FY (yk) = Φ

(
ln(yk)− µlnY

σlnY

)
= 1− pk (k = 1, 2) (2.149)

ここに，FỸ (y)，FY (y)はそれぞれ Ỹ，Y の確率分布関数ある。また µlnY，σlnY は Y の対数平均

値および対数標準偏差であり，これらは (2.149)式の連立方程式を解くことで得られる。

µlnY =
1

a2 − a1
ln

(
y1

a2

y2a1

)
(2.150)

σlnY =
1

a2 − a1
ln

(
y2
y1

)
(2.151)

ここに，ak = Φ(1− pk)
−1，Φ(·)−1は標準正規確率分布関数の逆関数である。

「建築物荷重指針・同解説」では基本的に p1 = 0.50，p2 = 0.01としている。Fig. 2.18は対数

正規近似の概念図を示したものであり，図中の点線はもとの確率分布関数 FỸ (y)，実線は対数正

規確率分布関数 FY (y)，白丸は点線と実線を一致させた点を表す。

また，「建築物荷重指針・同解説」では分離係数を次式で評価している。

αR = α∗
R · u (2.152)

αSj = α∗
Sj

· u (2.153)
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Match point

Lognormal probability distribution

Original probability distribution

Fig. 2.18 Schematic presentation of lognormal approximation

ここに，α∗
R，α∗

Sj
，uは次式で算定する。

α∗
R =

σlnR√√√√σlnR
2 +

n∑
k=1

(ck · σlnSk
)2

(2.154)

α∗
Sj

=
cj · σlnSj√√√√σlnR

2 +
n∑

k=1

(ck · σlnSk
)2

(2.155)

u =
1.05

1− {1−
√
α∗
R
2 + (maxα∗

Sj
)2} · Φ

(
maxVSj − 0.6

0.4

) (2.156)

ここに，VSj =
√

exp(σ2
lnSj

)− 1。また (2.156)式は，従来用いていた安全係数 1.05を各確率変数

の重みを考慮しながら割り増す経験式である。cj は対数正規近似した確率変数 Sj の総和の平均

値に対する Sj の平均値の比であり，次式で算定する。

cj =

exp

(
µlnSj

+
1

2
σlnSj

2

)
· µSj

n∑
k=1

exp

(
µlnSk

+
1

2
σlnSk

2

)
· µSk

(2.157)

2.5.5 最大変位応答に基づく荷重・耐力係数設計法

現行の建築基準法では，「大地震に対して建物に重大な損傷がなく崩壊しないこと」を規定して

いるが，建築主の中には大地震後でも建物の継続使用性や財産価値の保持を望む人もことから，

「性能設計」の発展には構造物の使用性の適切な確保に関する検討も重要となり得る。そこで森・

中尾は，地震時には構造物の変形量がその安全性や使用性に直接対応することを踏まえつつ，近

い将来，弾性スペクトル応答として表現される確率論的地震ハザード情報が整備されることを念
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2 既往の研究

頭に，SRSSにより求めた各次モード応答の二乗の線形和を荷重の組み合わせとみなした荷重・耐

力係数設計式に準ずる設計条件式を以下のようにして導くとともに，その設計式に対来の荷重・

耐力係数の略算式の適用性について検討している。

最大変位応答に基づく限界状態設計法の設計条件式は以下のように表される。

P [θR < θi] ≤ Pfa = Φ(−βT ) (2.158)

ここに，θRは定数あるいは確率変数として表される許容層間変形角，θiは SRSSより求まる最大

層間変形角（(2.9)式）であり，その評価式を再掲する。

θi =

√√√√ n∑
j=1

(
PFE

j,i · SE
D (Tj ;hj)

)2
(2.159)

SRSSにその評価誤差 ϵS を乗じたものを (2.158)式に代入すると設計条件式は次式となる。

P

θR <

√√√√ n∑
j=1

(
PFE

j,i · SE
D (Tj ;hj)

)2
· ϵS

 ≤ Pfa (2.160)

R = (θR/ϵS)
2，Sj =

(
PFE

j,i · SE
D (Tj ;hj)

)2
とすると，次式の一般的な荷重組み合わせの下で

の設計条件式が得られる。

P

R <

n∑
j=1

Sj

 ≤ Pfa (2.161)

荷重・耐力係数を用いることで，(2.161)式は次式の簡便な設計条件式となる。

ϕ · µR >

n∑
j=1

γj · µSj (2.162)

ここに，µX は，X の平均値であり，ϕ，γiそれぞれ (2.142)，(2.143)式で表される。

中尾・森 41)は，荷重とみなした j次モード応答の二乗 Sj（j = 1, 2, 3）がすべて対数正規分布

に従う場合と，S1のみフレシェ分布に従い荷重 S2，S3は共に対数正規分布に従う場合を対象に，

「建築物荷重指針・同解説」にて示される対数正規近似法，および (2.154)～(2.157)式で評価され

る分離係数を用いた場合に達成される信頼性指標を算出し，これが目標信頼性指標と概ね一致す

ることを確認している。

弾性応答を対象とした森・中尾の手法を拡張して骨組の応答評価法に限界耐力計算や IMP，MPA

を用いることで実用的な終局限界状態設計法の枠組みを示すことが可能となり得るが，その設計

条件式には，降伏後に塑性ヒンジの形成に従って逐次変形する一次振動モード形 ϕI
1,iを用いた一
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2.5 使用限界状態を対象とした最大変位応答に基づく限界状態設計法

次モード応答あるいはその二乗（MPAを用いる場合は高次モード応答も）の確率分布が必要とな

る。この確率分布は，SI
D,1によって ϕI

1,iが変化するため，SI
D,1の供用期間中の最大値の確率分布

が与えられたとしても，振動モード形が不変である弾性の場合とは異なり，確率変数である SI
D,1

の定数倍，すなわち弾性一次刺激関数倍として単純に取り扱うことで評価することができない。

さらに一次モード応答の確率分布は 5章で示すように煩雑な形状となり得るため，これを精度良

く評価できたとしても SI
D,1の複雑な関数となり，荷重・耐力係数の評価などその後の展開に難が

ある。

以上のことを踏まえ，5章では，IMPを対象にこれを荷重・耐力係数設計式に順ずる設計条件

式に展開した後，その設計条件式で用いる ϕI
1,iを用いた一次モード応答あるいはその二乗を近似

評価する手法を提案するとともに，その評価精度を検討する。

2.5.6 構造物全体としての限界状態超過確率の評価法

前項では，SRSSを荷重・耐力係数設計式に順ずる設計条件式に展開したが，この設計条件式

は (2.158)式にも示すように第 i層を対象としたものであり，構造物を一つのシステムとしてとら

え，その限界状態超過確率より耐震性能水準を制御するには至っていない。そこで本項では，構

造系全体の破壊確率を個々の要素の破壊確率から推定する既往の方法として「破壊確率の上下限

値」13),78),79)，「PNET法」13),80),81)について概説する。

【破壊確率の上下限値】

一般の構造系は概念的には直列系あるいは並列系のシステムとして表現することができる（Fig.

2.19）。直列系ではいずれかの要素が破壊モードを形成するとシステムが破壊し，並列系ではすべ

ての要素が同時に破壊モードを形成しているときにシステムが破壊する。本研究で対象としてい

る事象は，構造物のいずれの層が崩壊しても構造物全体としては破壊しているので直列系として

表現される。

直列系の場合，構造系全体の破壊確率Pf は各破壊事象間がすべて独立とすると次式で表される。

Pf = 1−
n∏

k=1

(1− P (Ek)) ≈
n∑

k=1

(P (Ei)) (2.163)

ここに，Ek は第 k番目の破壊事象である。また (2.163)式中の近似関係は Pf が十分に小さい場

合に成り立つ。

一方，各破壊事象間に相関がある場合，このことを考慮し構造系の破壊確率 Pf を正確に評価

することは一般に難しいため，Pf の上下限値を求め範囲をもって Pf を推定する手法が提案され
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(a) (b)

Fig. 2.19 (a) Series system, (b) Parallel redundant system

ている。また Pf をその上限値と下限値の平均値として点推定することもでき得る。

直列系の Pf の上下限値は，すべての破壊事象間が完全相関あるいは独立とすると (2.164)式で

表される。(2.164)式中の下限値は完全相関の場合，上限値は独立の場合のものであり，これを一

次の範囲での Pf の上下限値という。

max {P (Ek)} ≤ Pf ≤ 1−
n∏

k=1

{1− P (Ek)} (2.164)

また (2.164)式により求められる Pf の範囲は一般に広く実用的ではないことから，二つの破壊

事象間の相関を考慮して Pf の上下限値を (2.165)式で評価する方法も提案されている 13)。これを

二次の範囲での Pf の上下限値という。

P (E1) +

n∑
k=2

max

{
P (Ek)−

k−1∑
l=1

P (EkEl), 0

}
≤ Pf ≤

n∑
k=1

P (Ek)−
n∑

k=2

max
l<k

{P (EkEl)}(2.165)

ここで (2.165)式をより容易な形式とするため，n = 3のときを例として次式に示す。

P (E1) + max {P (E2) + P (E3)− P (E2E1)− P (E3E1)− P (E3E2), 0} ≤ Pf

≤ P (E1) + P (E2) + P (E3)− P (E2E1)−max {P (E3E1), P (E3E2)} (2.166)

(2.166)式において P (E2) + P (E3) − P (E2E1) − P (E3E1) − P (E3E2) > 0および P (E3E1) >

P (E3E2)として，これをベン図で表現したものが Fig. 2.20である。Pf の下限値は Fig. 2.20中に

横線で示す部分の確率を余分に引き，上限値は横線で示す部分の確率を余分に足していることと

なる。

54



2.6 まとめ

Underestimation Overestimation

Fig. 2.20 Range of Pf

【PNET法】

(2.165)式を用い，Pf の上下限値により Pf を区間推定，あるいは上下限値の平均値により点推

定することは可能であるが，それには同時確率密度関数を積分して P (EkEl)を評価することとな

り煩雑である。そこで Angは，以下の二つの仮定を設けることにより Pf の点推定を比較的容易

に行うことをができる PNET (Probabilistic Network Evaluation Technique)法を提案している。

• 強い相関（ρkl ≥ ρ0）のある破壊事象は，完全相関とする。

• 弱い相関（ρkl < ρ0）のある破壊事象は，独立とする。

ここに，ρ0は相関係数の限界値である。

PNET法では，最大の破壊確率をもつ事象 Emaxに着目し，これと完全相関とみなしたすべて

の事象（Emax自体も含む）を一つのグループとした上でそのグループの代表事象を Emaxとし，

また Emaxと独立とみなした事象をそれ一つで構成されたグループの代表事象とする。これら各

代表事象は互いに独立となることから，構造系の破壊確率を次式で近似評価することができる。

Pf ≈ 1−
∏
all r

(1− P (Er)) ≈
∑
all r

(P (Er)) (2.167)

ここに，rは代表事象の番号である。

PNET法の近似評価精度は相関係数の限界値 ρ0に大きく依存するものであり，各破壊事象の破

壊確率 P (Ek)が概ね 10−1程度では ρ0 = 0.5，10−3程度では ρ0 = 0.7，10−4程度では ρ0 = 0.8

と設定することが適当であるとされている 78)。

2.6 まとめ

本研究の目的は，多層骨組，さらには履歴ダンパーの設置された多層骨組の弾塑性応答評価法

を信頼性理論に基づく実用的な限界状態設計法へと展開することである。本章ではこれを実現す
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る上で重要となり得る既往の研究として以下の三点について主に概説するとともに現時点での課

題や問題点を挙げた。

• 弾性多質点系，一般的な鋼構造多層骨組あるいは履歴ダンパーの設置された鋼構造多層骨

組の最大変位応答評価法（2.1～2.3節）

• 弾塑性一質点系の最大変位応答 SI
D,1の評価法（2.4節）

• 使用限界状態を対象とした最大変位応答に基づく限界状態設計法（2.5節）

次章以降では，既往の研究に残る課題や問題点を解消し得る提案手法として，以下の三点につ

いて主に概説するとともに，その評価精度を検討する。

• 履歴ダンパーの設置された鋼構造多層骨組の最大変位応答評価法（3章）

• 固有周期依存型スペクトル強さに基づく弾塑性一質点系の最大変位応答評価法（4章）

• 終局限界状態を対象とした最大変位応答に基づく限界状態設計法（5章）
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第3章 履歴ダンパーの設置された鋼構造多層骨
組の最大変位応答評価法

3.1 はじめに

2.3節では，履歴ダンパーの設置された多層骨組の既往の応答評価法として，「Oviedoらの手法」，

「竹内・笠井らの手法」，「IMPの適応範囲を制振構造物にまで広げた手法（以下，Kang & Moriの

手法という）」について概説するとともにこれらの手法に残る問題点を指摘した。本章では特に

Kang & Moriの手法に着目し，この手法の改良方法として，制振構造物と等価な弾塑性一質点系

の修正方法，ダンパーの塑性化の影響を考慮した高次モード評価法および Pushover解析に用いる

外力分布について述べた後，これらを考慮した提案手法の評価精度を検討する。

3.2 多層骨組部を置換した弾塑性バネの初期剛性 fk1の評価

Kang & Moriは，2.3.3項の Fig. 2.7(c)にも示すように，制振構造物の復元力特性を二つの弾塑

性バネではなく多数の弾塑性バネで表現した等価弾塑性一質点系（MSモデル）を提案している。

その際，一次のMSモデル内の多層骨組部を置換した弾塑性バネの初期剛性 fk1を (2.59)式によ

り評価しているが，この式は工学的根拠に欠けるものであり，制振構造物の弾性一次固有周期と

これと等価であるはずのMSモデルの弾性固有周期が一致しないことが起こり得る。そこで本手

法では，質量 sM1（(2.52)式），ダンパーを置換した弾塑性バネの初期剛性 dk1,i（(2.55)式）を持

つ一次のMSモデルの弾性固有周期が制振構造物の弾性一次固有周期 sT1と等しいとして，

2π

√√√√√√ sM1

fk1 +
n∑

i=1

dk1,i

= sT1 (3.1)

という関係を得，これを fk1について解くことで次式により fk1を評価する。

fk1 =
4π2 · sM1

sT 2
1

−
n∑

i=1

dk1,i (3.2)
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Fig. 3.1 Equivalent stiffness dk
′
i of damper at the i th story

3.3 履歴ダンパーの塑性化の影響を考慮した高次モード応答の評価

Kang & Moriの手法では，制振構造物の高次モード応答を弾性として評価しているが，ダンパー

は一般に骨組と比べて早期に降伏することから，骨組が降伏する以前にも制振構造物の見かけ上

の固有周期や振動モード形，また履歴減衰は変化しており，これらの影響を無視した高次モード

応答を用いる応答評価法の評価精度には疑問が残る。そこで本節では (2.51)式中の弾性高次モー

ド応答にダンパーの塑性化の影響を考慮する手法を検討する。

3.3.1 履歴ダンパーの塑性化による制振構造物の見かけ上の固有周期，振動モード形の
変化

ダンパーの塑性化による制振構造物の見かけ上の固有周期，振動モード形を，制振構造物に地

震動が作用したときの最大変形時の第 i層のダンパーの割線剛性 dK
′
iを用いた制振構造物の固有

値解析を行い，j次の固有周期 sT
′
j および振動モード形 sϕ

E′
j,i を求めることで推定する。割線剛性

dK
′
i は，地震動毎に求まる一次のMSモデル内の第 i層のダンパーを置換した弾塑性バネの最大

塑性率 dµ1,i（以下，ダンパー塑性率という）を用い次式により評価する (Fig. 3.1)。

dK
′
i = dKi/dµ1,i (3.3)

ここに，dKiは第 i層に設置されたダンパーの初期剛性である。また dµ1,iは次式により求める。

dµ1,i =

{
sS

I
D,1/ddy1,i　 (dµ1,i > 1)

1 (dµ1,i ≤ 1)
(3.4)

ここに，ddy1,iは一次のMSモデル内の第 i層のダンパーを置換した弾塑性バネの降伏変位である。

3.3.2 履歴ダンパーの塑性化による制振構造物の見かけ上の減衰定数の変化

ダンパーの塑性化による制振構造物の見かけ上の j次の減衰定数を，Kang & Moriの手法に示

す一次のMSモデルの作成法を拡張して，制振構造物の j次モードと等価なMSモデル（以下，j
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次のMSモデル）を作成した後に，その j次のMSモデルの等価減衰定数 h′eq を求めることで評

価する。

j 次のMSモデルの質量 sMj，第 i番目弾塑性バネの初期剛性 dkj,i およびその降伏変位 ddyj,i

は，それぞれ (2.52)，(2.54)，(2.55)式中の一次の弾性振動モード形 sϕ
E
1,i および刺激係数 sΓ

E
1 を

j次の弾性振動モード形 sϕ
E
j,iおよび刺激係数 sΓ

E
j に置き換えることで評価する。また，多層骨組

部を置換したバネは弾性とし，この初期剛性 fkj は制振構造物の弾性 j 次固有周期 sTj，sMj お

よび dkj,iを用いて次式により評価する。

fkj =
4π2 · sMj

sT 2
j

−
n∑

i=1

dkj,i (3.5)

笠井らは，Newmark & Rosenbluの手法（(2.71)式）に基づいた二つのバネをもつ弾塑性一質点

系（2Sモデル，Fig. 2.5）の等価減衰定数評価式を提案しており，以下では，この評価式を j次の

MSモデルの等価減衰定数の評価式にまで展開する。

定常応答の場合，j 次のMSモデルの各バネの１サイクルあたりの履歴吸収エネルギーおよび

弾性エネルギーの比から，全弾塑性バネの塑性化により付加される減衰定数 heq は各弾塑性バネ

の任意の塑性率 dµj,iを用い (3.8)式で評価することができる 82)。

heq =
1

4π
·

n∑
i=1

∆dWi

fW +
n∑

m=1
dWm

(3.6)

=
1

4π
·

n∑
i=1

4 · dkj,i · dd2yj,i · (dµj,i − 1)

1

2
· dµ2

j,i · dd2yj,i

(
fkj +

n∑
m=1

dkj,m

dµj,m

) (3.7)

=
n∑

i=1

2 · dkj,i · (dµj,i − 1)

π · dµ2
j,i

(
fkj +

n∑
m=1

dkj,m

dµj,m

) (3.8)

ここに，∆dWiおよび dWiは，それぞれ第 i番目弾塑性バネの履歴吸収エネルギーおよび弾性エ

ネルギー，fW は多層骨組部を置換した弾性バネの弾性エネルギーである。

地震応答に対する等価減衰定数 h′eq には，(3.8)式の heq を各バネの塑性率が 1から最大応答塑

性率までの間で積分しそれを最大応答塑性率で除したものを用いる。その際，heq は弾塑性バネ

が降伏する度に不連続となるため積分区間を分けて評価する必要がある。すべての弾塑性バネが

降伏している場合，（j次のMSモデルの変位）= dµj,1 · ddyj,1 = dµj,2 · ddyj,2 = · · · = dµj,n · ddyj,n

の関係が成り立つことから，引数 s（= 1, 2, · · · , n）を用いて全弾塑性バネを降伏変位の小さい順

に並び替え，降伏変位が t番目に小さい弾塑性バネまで降伏しているとすると，(3.8)式は次式に
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変換することができる。

heq =
n∑

s=1

2 · dkj,s · (dµj,s − 1)

π · dµ2
j,s ·

(
fkj +

t∑
m=1

dkj,m

dµj,m
+

n∑
m=t+1

dkj,m

) (3.9)

=
n∑

s=1

heq(dµj,s) (3.10)

(3.10)式を各弾塑性バネの塑性率 dµj,sについて積分し，それぞれの最大応答塑性率で除すと次

式が得られる。

h′eq = h1 +

n∑
s=1

1

dµjmax,s

∫
dµjmax,s

1
heq(dµj,s)ddµj,s (3.11)

= h1 +
n∑

t=1

t∑
s=1

1

dµjmax,s

∫
dµjr,t

1
heq(dµj,s)ddµj,s (3.12)

= h1 +
n∑

t=1

t∑
s=1

2

πpt,sqt,sdµjmax,s

ln

(
1 + pt,t(dµjr,t − 1)

dµjr,t
pt,s

)
(3.13)

ここに，dµjmax,i = sS
E
D(sT

′
j ; sh1)/ddyj,iである。積分区間の上限に用いる塑性率 dµjr,tはheq(dµj,s)

が連続している区間のみで積分を行うように定めたものであり (3.14)式となる。また，pt,s，qt,s

はそれぞれ (3.15)，(3.16)式で表される。

dµjr,t =



【t = 1, 2, · · · , n− 1の場合】
ddyj,t+1/ddyj,t　 (sS

E
D(sT

′
j ; sh1) > ddyj,t+1)

sS
E
D(sT

′
j ; sh1)/ddyj,t　 (ddyj,t+1 ≥ sS

E
D(sT

′
j ; sh1) > ddyj,t)

1 (ddyj,t ≥ sS
E
D(sT

′
j ; sh1))

【t = nの場合】{
sS

E
D(sT

′
j ; sh1)/ddyj,t (sS

E
D(sT

′
j ; sh1) > ddyj,t)

1 (ddyj,t ≥ sS
E
D(sT

′
j ; sh1))

(3.14)

pt,s =

fkj +

n∑
m=t+1

dkj,m

fkj + dkj,s · qt,s +
n∑

m=t+1

dkj,m

(3.15)

qt,s =

t∑
m=1

dkj,m · ddyj,m

dkj,s · ddyj,s
(3.16)

3.4 一次のMSモデル内の弾塑性バネの最大塑性率 dµ1,iの簡易評価

(3.3)，(3.4)式を用いてダンパーの塑性化を考慮した制振構造物の j次の固有周期 sT
′
j および振

動モード形 sϕ
E′
j,i を評価するには，入力地震動毎に固有値解析を行う必要があり時間と労力を要す

60



3.5 Phushover解析に用いる外力分布に関する検討

sT
′
2

elastic 0.43

dµ1,i − 2 0.58

dµ1,i − 1 0.61

dµ1,i 0.62

dµ1,i + 1 0.63

dµ1,i + 2 0.64

Fig. 3.2 Second order equivalent natural period, sT
′
2, and mode vector sϕ

E′
2,i in case of using

dµ1,max(= 4.6)± 1 or ±2

る。そこで，本項では簡易に j次の固有周期 sT
′
j および振動モード形 sϕ

E′
j,i を評価する手法を提案

する。

本研究の過程で，任意の地震動について (3.4)式のダンパー塑性率 dµ1,iの値を多少変化させて

も提案手法の評価精度に大きく影響しないことを確認した。Fig. 3.2は各層のダンパー塑性率 dµ1,i

の最大値 dµ1,maxが 4.6の場合を例に，dµ1,iを±1,±2とした場合の，後述する履歴ダンパーが全

層に設置された 12層 6スパン平面鋼構造骨組（κ = 2.0，ν = 0.25）の二次の等価固有周期 sT
′
2お

よび二次の振動モード形 sϕ
E′
2,iを，弾性二次固有周期および弾性二次振動モード形と併せて示した

ものである。この程度の塑性率の変化では sT
′
2の差異は少なく，sϕ

E′
2,iについてはほとんど変化が

みられないことから，ダンパー塑性率 dµ1,maxを経験的に (3.17)式で定まる四つの塑性率の領域

に分けて各弾塑性バネの塑性率を近似評価することとする。

α =


1 (dµ1,max ≤ 1)

1.5 (1 < dµ1,max ≤ 2.75)

4 (2.75 < dµ1,max ≤ 6)

8 (6 < dµ1,max)

(3.17)

dµ̂1,i =

 α · ddy1,max

ddy1,i
　 (dµ̂1,i > 1)

1 　 (dµ̂1,i ≤ 1)
(3.18)

ここに，これにより，入力地震動毎に行っていた固有値解析は事前にたかだか 4回行えばよいこ

ととなる。

3.5 Phushover解析に用いる外力分布に関する検討

Pushover解析に用いる外力分布は制振構造物の降伏後の一次の振動モード形を推定する上で重

要となる。研究の過程において，この外力分布に制振構造物の弾性一次振動モード形を用いると
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Story Story
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Ai dist.

1st-mode dist.
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Lateral load distributionsLateral load distributions(a) 

Fig. 3.3 (a) 12F model, (b) 4 lateral load distributions in pushover analysis, (c) Past study on
▽ dist.

上層部の応答がやや過小に評価される傾向があり 32)，またAi分布に相当する外力分布を用いると

逆に上層部の応答がやや過大に評価されることを確認した。Ai分布の評価式は，様々な質量・剛

性分布をもつモデルに対して簡易化された応答スペクトルによるモーダルアナリシスを行い，そ

の結果から得られた地震層せん断力に基づいて定められているため 83)，Ai分布に含まれる高次

モード成分が上層部での過大評価の原因の一つとなり得る。これらを踏まえ，外力分布を制振構

造物の弾性一次振動モード形とAi分布に基づく外力分布のそれぞれを最上部で１としたものの平

均値としたところ，3.7節にも示すように比較的良い評価精度が得られたが，この外力分布は工学

的根拠が不明瞭であり妥当性および汎用性には疑問が残る。一方，震度逆三角形分布では，構造

物の重量分布のみから評価されるにもかかわらず，比較的良い評価精度が得られた（3.7節）。一

例として，後述する 12層 6スパン平面鋼構造骨組（Fig. 3.3(a)）を対象としたこれら四つの外力

分布を Fig. 3.3(b)に示す。なお，以下では Ai分布に相当する外力分布を Ai dist.，弾性一次振動

モード形を 1st-mode dist.，Ai分布に相当する最上部を１とした外力分布と最上部を１とした弾性

一次振動モード形の平均値を (Ai+1st-mode)/2 dist.，震度逆三角形分布を ▽ dist.と表記する。

Andersonらは基礎固定の均一せん断棒と曲げ棒を解析し，それらの一次振動モード形が Fig.

3.3(c)のような傾向を示すことを明らかにした上で，これらのモード形の平均値が概ね ▽ dist.と

等しくなることを示した。1st-mode dist.が均一せん断棒の振動モード形（Shear 1st-mode.dist）の

形状と近い場合，▽ dist.は 1st-mode dist.よりも構造物の全体曲げ変形の影響を大きく反映した外

力分布となり得る。

62



3.6 提案手法の応答評価手順

3.6 提案手法の応答評価手順

以下に，提案手法の応答評価手順を示す（Fig. 3.4）。

1. 一次のMSモデルを以下の手順で作成する。

(a) 制振構造物の固有値解析を行い，弾性の j 次固有周期 sTj，振動モード形 sϕ
E
j,i，刺激

係数 sΓ
E
j ，等価質量 sMjを評価する。また一次のMSモデルの初期剛性 sk1を (3.2)式

より評価する。

(b) sϕ
E
1,iを用い各層のダンパーを置換した弾塑性バネの復元力性特性を，(2.54)，(2.55)お

よび (2.57)式より評価する。

(c) 逆三角形分布を用いて多層骨組の Pushover解析を行い，IMPで提案されている方法と

同様にして，多層骨組を置換した弾塑性バネの Tri-linear型復元力特性を得る。

2. 一次のMSモデルの最大変位応答 sS
I
D,1を評価する。

3. 一次の層間変形角の弾塑性刺激関数 sPF I
1,iを以下の手順で評価する。

(a) 逆三角形分布を用いて制振構造物のPushover解析を行い，各層の荷重-変位関係を得る。

(b) 各層の荷重-変位関係から，制振構造物頂部の荷重-変位関係を求める。

(c) 制振構造物頂部の荷重-変位曲線上で，一次のMSモデルの最大変位応答 sS
I
D,1 に相当

する Pushover解析結果のステップ数N を求める。

(d) ステップ数 N における各層の変位分布を手順 3-(a)での Pushover解析結果から求め，

それを降伏後の一次振動モード形 sϕ
I
1,iとし，これをを用いて一次の層間変形角の刺激

関数を (2.10)式より評価する。

4. 高次の層間変形角の刺激関数 sPFE′
j,i を以下の手順で評価する。

(a) 各層のダンパーの等価剛性 dk
′
iを sS

I
Dを用い (3.3)式より求める。

(b) 各層のダンパーの剛性を dk
′
iとした制振構造物の固有値解析より固有周期 sT

′
j 及び振

動モード形 sϕ
E′
j,i を求める。

(c) sϕ
E′
j,i を用いて高次の層間変形角の刺激関数を (2.10)式より評価する。

5. 高次の最大変位応答 sS
E′
D,j を以下の手順で評価する。
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Fig. 3.4 Response estimation procedure of proposed method

(a) j次のMSモデルを作成する（3.2.2項）。

(b) j次のMSモデルの塑性化を考慮した等価減衰定数 h′eq,j を (3.13)式より評価する。

(c) 弾性変位応答スペクトルより sS
′E
D,j = SE

D(sT
′
j ;h

′
eq,j)を評価する。

6. 制振構造物の第 i層の最大層間変形角 sθi を，手順 2の sS
I
D,1，手順 3-(f)の sPF I

1,i，手順

4-(c)の sPFE′
j,i，手順 5-(d)の sS

E′
D,j を用いて (2.51)式より評価する。
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3.7 提案手法の評価精度

以下では，提案する制振構造物の最大変位応答評価法の評価精度を時刻歴応答解析結果に基づ

き検討する。

3.7.1 入力地震動および解析骨組モデル

本項では，本章に加え，4章および 5章に示す計三つの提案手法の評価精度を検討する際に用

いる入力地震動および解析骨組モデルをまとめて示す。

【入力地震動】

地震動のスペクトル特性のばらつきの影響等を考慮するため，入力地震動には主に米国と日本

で観測された地震動 219波と模擬地震動 1200 波の計 1419 波を用いる。前者の観測地震につい

ては観測時期や時期の違いから「Nearby-Field Set」，「Common Set」，「Kobe Set」，「Recent Set」，

「Tohoku Set」に分類しており，それぞれの Setの特徴を以下に述べる。また付録 A.1にて個々の

地震動記録の観測地点名や観測地点の断層からの距離等の資料を示す。

「Nearby-Field Set（Fig. A.1）」は断層近傍で記録された 73波の地震動であり，いずれも断層直

交成分である。73波の内 70波は米国カリフォルニア州で，残りの 3波はそれぞれ神戸，Tabas(イ

ラン)，Erzican(トルコ)で観測されたもので，これらは PEER Strong Motion Database22)から次の

条件により選別されている。

• 観測地点の断層からの距離が 16 km以下である。

• マグニチュードが 6.0～7.4の範囲の地震動である。

• 硬質土壌（FEMAの種別ではクラス Dか C）で観測された記録である。

• ハイパスフィルターのコーナー周波数が 0.25 Hz以下である。

なお，これらは断層から近距離で観測された記録であるものの，ほとんどの地震動記録は地動

速度において低振動数で大きな振幅のパルスを示す，いわゆるパルス状のものではない。

「Common Set（Fig. A.2）」は日本建築センターから提供された地震動記録 9波であり，我が

国の耐震設計において以前から頻繁に用いられてきたものである。9波のうちの「BCJL2」は人

工の地震動記録であり，残りの 8波は 4つの地震動記録の南北成分と東西成分である。この 8波

は日米両国の地震動記録であり，それらが観測された地点の断層からの距離は様々である。

「Kobe Set（Fig. A.3）」は 1995年の兵庫県南部地震（Mw = 6.9）の際に層からの距離が 8.7km

以内の地点で観測された 11波の強地震動で，いずれも断層直行成分である。なお，いくつかの地

震波はパルス状のものではない。
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「Recent Set （Fig. A.4）」は K-NET（Kyoshin NETwork，http://www.k-net.bosai.go.jp/）84) に

よって公開されている，2003年から 2004年に我が国で観測された地震動記録計 35波であり，こ

れらは南北成分のみと南北成分と東西成分の両方を含むものがある。また，大崎 85)の方法により

基線補正を行った（付録 A.2）。

「Tohoku Set（Fig. A.5）」は，K-NETによって公開されている，2011年 3月 11日 14時 46分に

観測された東北地方太平洋沖地震本震の地震動記録の南北成分と東西成分の内，最大加速度 400

gal以上を記録した計 91波である。「Recent Set」と同様の基線補正を行ったが，その後にも低振

動数成分の影響が残り，変位波形のオーダーが現実的でない値となる地震動記録が見受けられた

ため，ローカットフィルターを施した 86)（付録 A.2）。地震動の継続時間は全て 300秒，地震の

マグニチュードはMw = 9.0，震源は緯度 38.103度，経度 142.86度，深さ 24 kmであり，次式に

より各観測地点からの震源距離Rclose(m)を算出した。

Rclose =

√
(R−D0)2 + (R− d)2 − 2(R−D0)(R− d)cos

(
LL

180
π

)
(3.19)

ここに，LL =
√

(Ly0 − ly)2 + (Lx0 − lx)2であり，D0 = 24000， R = 6378137，Ly0 = 38.103，

Lx0 = 142.86， ly は観測地点の緯度，lxは観測地点の経度，dは観測地点の深さである。

後者の模擬地震動 1200波については，地震動の特性に震源の距離および地盤条件のほか，応答

スペクトルの固有周期間の相関をも考慮した姜・森の手法 87)により作成した。震源には直下型，

海溝型の 2種類を，地盤には硬質，標準，軟弱の 3種類を想定し，この 6種類の模擬地震波群を

各 50波で構成した。また，最大速度を 0.5, 1.0, 1.5, or 2.0 (m/s)の 4つで基準化した。（6種類の

模擬地震波群）×（ 50波）×（ 4つの最大速度）で 1200波である。なお，直下型，海溝型の地震

動の継続時間をそれぞれ 40.96，163.84秒，地震動の時間刻みをともに 0.02秒とし，これらの模

擬地震動（観測地震動も）の応答スペクトルは 0.01秒刻みで作成した。具体的な模擬地震動の作

成法については付録 A.3に示す。

【解析骨組モデル】

我が国の耐震設計基準に基づいて各層の降伏耐力および層剛性の高さ方向のバランスが比較的

良くなるように設計された 3層 3スパン平面鋼構造骨組（弾性一次固有周期 T1 = 0.758秒，以下，

単に 3F modelという（以下同様），Fig. 3.5(a)），6層 5スパン平面鋼構造骨組（T1 = 1.23秒，6F

model，Fig. 3.5(b)）および 12層 6スパン平面鋼構造骨組（T1 = 2.17秒，12F model，Fig. 3.5(c)）

に加え，12F modelの 1層の柱以外の部材の耐力と剛性を 2倍したもの（T1 = 1.58秒，12F piloti

model）および 12F modelの 1～6層の部材の耐力と剛性を 2倍したもの（T1 = 1.69秒，12F up
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Fig. 3.5 (a) 3-story, (b) 6-story, (c) 12-story steel moment resisting frame

Table 3.1 Sections, first plastic moments My and second plastic moments Mu of columns
and beams

Section My(kN ·m) Mu(kN ·m)

Columns

C (3F) H-350 × 350 × 12 × 19 586.1 592.0
C (6F) H-400 × 400 × 18 × 28 1618.4 1634.8
C4 (12F) □-550 × 22 2961.8 2991.7
C3 (12F) □-550 × 25 3328.1 3361.7
C2 (12F) □-550 × 28 3685.7 3723.0
C1 (12F) □-550 × 32 4149.3 4191.2

Beams

B (3F) H-450 × 200 × 9 × 14 383.1 387.0
B (6F) H-500 × 200 × 10 × 16 685.3 692.3
B4 (12F) H-550 × 250 × 12 × 22 1192.3 1204.3
B3 (12F) H-550 × 250 × 12 × 25 1309.1 1322.3
B2 (12F) H-550 × 250 × 12 × 28 1424.6 1439.0
B1 (12F) H-550 × 250 × 14 × 28 1701.2 1718.4

model）の計五つの骨組モデルを用いる。3F modelの鋼材には SN400Bを，6Fおよび 12F modelの

鋼材には SN490Bを想定し，これらの鋼材の降伏応力をそれぞれ 235 N/mm2および 325 N/mm2，

ヤング係数を共に 205000 N/mm2とする。3F，6F modelおよび 12F modelの各層の質量はそれぞ

れ 70 ton，130 tonおよび 205 tonである。3Fおよび 6F modelの部材断面をそれぞれすべての層で

同一とし，Table 3.1にこれらの部材断面を，12F modelの柱・梁の部材断面と併せて示す。また
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Table 3.1には各柱梁の降伏モーメントMy および終局モーメントMu も示す。五つの骨組モデル

において，柱梁ともに復元力特性を Tri-linear型とし，いずれも二次勾配を初期剛性の 99％，三次

勾配を 1％とする。Fig. 3.6にそれぞれのモデルに対する逆三角形分布を外力分布とした Pushover

解析の結果を，任意の弾性変位分布および任意の三つの塑性化後の変位分布（破線）と併せて示

す。またこれらの骨組モデルと等価な弾塑性一質点系の復元力特性を Fig. 3.7に示す。縦軸は骨

組のベースシアをその重量で除したもの，横軸は骨組頂部の変位をその高さHで除したものであ

り，3F modelを破線，6F modelを一点鎖線，三つの 12F modelを実線で示している。

制振構造物の解析モデルには，履歴ダンパーを 6F modelと 12F modelに追加設置したものを用
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Fig. 3.9 Arrangement of dampers

Table 3.2 Elastic first-order natural period (s)

model
6F 12F

κ = 2.00 κ = 1.00 κ = 2.00 κ = 1.00 κ = 0.50 κ = 0.25

Full model 0.714 0.874 1.26 1.55 1.78 1.95
Half model 0.879 0.979 1.55 1.73 1.89 2.01
odd model 0.915 1.018 1.60 1.80 1.95 2.05

Frame model 1.23 2.17

いる。ダンパーの復元力特性は完全弾塑性型とし，その剛性および降伏変位は，多層骨組のみの

Pushover解析から得られる各層の初期剛性に対するダンパーの初期剛性比（以下，ダンパー剛性

比 κと表記）と多層骨組のみの各層の降伏変位に対するダンパーの降伏変位比（以下，ダンパー

降伏比 ν と表記）で定める (Fig. 3.8)。実設計において κは 0.50～2.00程度とされることが多い

9)ことを踏まえ，本研究では 6F modelには「κ = 2.00, 1.00」」，「ν = 0.50, 0.25」，12F modelに

は「κ = 2.00, 1.00, 0.50, 0.25」，「ν = 1.00, 0.75, 0.50, 0.25」の組み合わせを用い，κ，ν ともに全

層同一の値に設定する。ダンパーの配置については Fig. 3.9に示すように全層に配置したモデル

（Full model）に加え，剛性分布が極端に変化するものとして，下半分の層に配置したモデル（Half

model），奇数層に配置したモデル（Odd model）の計三つの場合について検討する。Table 3.2に，

履歴ダンパーの設置された 6F modelと 12F modelの弾性一次固有周期を履歴ダンパーの設置され

ていない多層骨組のものと併せて示す。

3.7.2 評価精度の検討に用いる指標
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Fig. 3.11 Regression of θ on θ̂ estimated by proposed method
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応答評価手法の評価精度を，各地震動に対

して応答評価手法により算定される全層中の

最大層間変形角 θ̂と時刻歴応答解析から得ら

れる全層中の最大応答値 θを両対数軸グラフ

上にプロットしたときの傾き 1の回帰直線の

一対一の直線からの偏り aおよび回帰直線ま

わりのばらつき σ（おおよそ変動係数に相当）

で示す（Fig. 3.10）。偏りが 1に近いほど精度が良く，1より大きければ評価値が過小評価である

ことを表す。
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Table 3.3 Elastic natural period of 1st MS model (sec.)

model
6F 12F

κ = 2.0 κ = 1.0 κ = 2.0 κ = 1.0

Full model 0.714 0.874 1.26 1.55
Half model 0.964 1.017 1.70 1.80
Odd model 0.970 1.041 1.65 1.82

3.7.3 解析結果

Fig. 3.11～Fig. 3.15に地震動毎に求めたダンパー塑性率 dµ1,i（(3.4)式）から高次モード応答を

求めた提案手法による応答解析結果をKang & Moriの手法（2.3.3項）による応答解析結果と併せ

て示す。なお，入力地震波には観測地震波 219波を用い，またすべての解析モデルにおいて三次

モード応答まで（(2.51)式）を考慮している。

Fig. 3.11は，提案手法により評価した各地震動に対する全層中の最大層間変形角 θ̂（縦軸）と

時刻歴応答解析から得られる全層中の最大層間変形角 θ（横軸）との比較を，偏り aおよびばら

つき σ と併せて示したものである。Fig. 3.11は，左から (a) Full model, (b) Half model, (c) Odd

model，ダンパーの復元力特性は上から (1)，(2)が「κ = 2.0，ν = 0.25」，(3)，(4)が「κ = 1.0，

ν = 0.5」，骨組は (1)，(3)が 6F，(2)，(4)が 12Fである。履歴ダンパーの設置されていない一般

的な多層骨組を対象とした IMPでは，概ねその aが 0.9～1.1，σが 0.2以下となることが確認さ

れており 23),24)，提案手法においても同等の結果が得られている。Fig. 3.12は，Fig. 3.11と同様

の形式で，Kang & Moriの手法により全層中の最大層間変形角 θ̂を評価した場合の結果を示した

ものであり，Fig. 3.11に示す結果と比較して，特に 4つHalf modelのばらつき σがいずれもやや

大きくなっている。この原因の一つとしては，制振構造物の弾性一次固有周期（Table 3.2）より

一次のMSモデルの弾性固有周期（Table 3.3）の方が長くなっていることが挙げられる。またこ

れらの固有周期はOdd modelでも異なっており，Half modelと同様にその σはKang & Moriの手

法の方が提案手法より多少大きい。

Fig. 3.13は，Fig. 3.11(1)，(2)に示した骨組モデルと同様のものを対象として，提案手法による

層毎の評価の偏り aおよびばらつき σ（黒線）を，Kang & Moriの手法の a，σ（グレーの線）と併

せて示したものである。6Fモデルの「κ = 2.0，ν = 0.25」の場合（Fig. 3.13(1)）には，提案手法

ではすべてのモデルで各層の aがおおよそ 1となった。一方，Kang & Moriの手法では Full model

および Odd modelの上層部で aが 1より大きく過小評価，Half modelの上層部および Odd model

の下層部でやや aが 1より小さく過大評価となり，また，Half modelでは σの最大値が 0.218と
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Fig. 3.12 Regression of θ on θ̂ estimated by the Kang & Mori’s method

なった。Full modelおよびOdd modelの上層部での過小評価の傾向の原因の一つとして，ダンパー

の塑性化の影響を (2.51)式中の高次モード応答の評価に反映していないことが挙げられる。また，

Phushover解析に制振構造物の弾性一次振動モード形を用いていることも過小評価の傾向を示す

原因の一つと考えられる。Half modelおよびOdd modelでの過大評価やHalf modelにおいて回帰

直線まわりのばらつきが大きくなった原因の一つとしては，上記したように，制振構造物の弾性

一次固有周期より一次のMSモデルの弾性固有周期の方が長くなっていることが挙げられる。こ

れらは 2.3.3項で示した Kang & Moriの手法に残る三つの課題に対応しているが，提案手法では

大きく評価精度が向上している。

12F modelの「κ = 2.0，ν = 0.25」（Fig. 3.13(2)）の場合には，提案手法では Full modelの a
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Fig. 3.14 Regression of θ on θ̂ at specific story

が最大で 1.082，σが最大で 0.170となり上層部で若干の過小評価の傾向が残るものの比較的精度

の良い結果が得られた。Half modelについては，aが最大で 1.044，σが最大で 0.170となった。
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Fig. 3.15 Bias and dispersion of θ̂ (κ = 1.0, ν = 0.5)

Odd modelについては，aが最大で 1.077，σが最大で 0.176となり，剛性分布の不揃いに起因し

て a，σ ともに上層部で若干の凹凸の傾向が残るものの，比較的精度の良い結果が得られた。一

方，Kang & Moriの手法では，Full modelおよびOdd modelの上層部で過小評価の傾向が見られ，

Half modelの σは最大で 0.250となった。ダンパーの配置の異なる三つの 12Fモデル（κ = 2.0，

ν = 0.25）において，特にそれぞれのモデルでダンパーの設置されている最上層に着目して，提

案手法またはKang & Moriの手法による評価値 θ̂と時刻歴応答解析結果 θとの比較を示したもの

が Fig. 3.14である。Kang & Moriの手法では Full modelおよびOdd-modeで最大層間変形角を過

小評価する傾向，Half modelでは回帰直線まわりのばらつきが大きくなる傾向があるが，提案手

法ではともに大きく改善されている。

Fig. 3.15は，6F，12F modelの「κ = 1.0，ν = 0.5」の層毎の偏り aおよびばらつき σを示した

ものである。Kang & Moriの手法では Full modelおよび Odd modelの上層部において若干の過小

評価の傾向がみられたが，提案手法ではこの点は改善されており比較的良い評価精度が得られた。

Half modelについては Kang & Moriの手法の aが提案手法の aより 1にやや近く，これは上記し

たように制振構造物の弾性一次固有周期より一次のMSモデルの弾性固有周期の方が長くなって

いることが理由の一つである。しかしながら σは提案手法の方が小さい。
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Fig. 3.16 Bias and dispersion of θ by proposed method using dµ1,i or dµ̂1,i

これまでに示した提案手法による応答解析結果は地震動毎に求めたダンパー塑性率 dµ1,iから評

価した高次モード応答を用いたものであったが，Fig. 3.16にはこの結果（黒線）と近似評価したダ

ンパー塑性率 dµ̂1,i（(3.18)式）から高次モード応答を求めた提案手法の応答解析結果（グレーの線）

とを併せて示す。これらに大きな変化はみられず，近似評価したダンパー塑性率を用いた提案手

法は十分な評価精度を有しているといえる。また，付録 Bに 12F modelの「κ = 0.25, 0.5, 1.0, 2.0，
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Fig. 3.17 Bias and dispersion of θ estimated by proposed method using different lateral load
distributions in pushover analysis (6F model, κ = 2.0, ν = 0.25)

ν = 0.25, 0.5, 0.75, 1.0」の計 16を対象として，Kang & Moriの手法および dµ̂1,iを用いた提案手

法による解析結果を示しているが，このすべてのモデルに対して提案手法の各層の aは 0.9～1.1

の間，σは 0.2以下となることを確認した。

Fig. 3.17は，6F modelの「κ = 2.0，ν = 0.25」を対象に，Pushover解析に用いる外力分布を

(1) Ai分布に相当する外力分布，(2)制振構造物の弾性一次振動モード形，(3) Ai分布に相当する

最上部を１とした外力分布と最上部を１とした弾性一次振動モード形の平均値の分布とした場合

の dµ1,iを用いた提案手法の評価精度（グレーの線）を，震度逆三角形分布を用いた場合の提案手

法の評価精度（黒線）と併せて示したものである。いずれのモデルにおいても震度逆三角形分布

を用いた場合の結果の方が，その他の外力分布を用いた場合より評価精度が高い，あるいは同等
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Fig. 3.18 Bias and dispersion of θ estimated by proposed method using different lateral load
distributions in pushover analysis (12F model, κ = 2.0, ν = 0.25)

の結果が得られている。Full modelおよびOdd modelにおいて，Ai分布を用いると上層部で過大

評価（Fig. 3.17(1)），弾性一次振動モード形を用いると上層部で過小評価（Fig. 3.17(2)）となっ

ている。また (3)のOdd modelでは二本の線に大きな差はみられず，Full modelでは多少の違いは

あるものの，どちらの aも 1に近い。またHalf modelでは Full modelおよびOdd modelの結果と

比べて (1)，(2)，(3)のすべてで黒線とグレー線とに大きな差は見られない。Fig. 3.17と同様の形

式で，12F modelの「κ = 2.0，ν = 0.25」を対象とした場合の結果を Fig. 3.18に示す。いずれの

モデルにおいても震度逆三角形分布を用いた場合の結果の方が，その他の外力分布を用いた場合

より評価精度が高い，あるいは同等の結果が得られている。特に Fig. 3.18(1-a)の最上層では，黒

線の aがグレー線の aと 0.18程度異なり，Pushover解析に用いる外力分布の応答評価精度への影
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3 履歴ダンパーの設置された鋼構造多層骨組の最大変位応答評価法

響は大きくなり得る。

3.8 まとめ

本章では，一般的な構造物の簡易最大変位応答評価法である IMPを用い，その一次モードと等

価な弾塑性一質点系に各層のダンパーを考慮したMSモデルを用いることで，制振構造物の応答

評価法にまでを提案したKang & Moriの手法に残る課題を考慮した新たな制振構造物の簡易最大

変位応答評価法を提案するとともに，その手法の妥当性及び汎用性について検討を行った。具体

的に，以下の三点を提案している。

(1) 制振構造物の弾性一次固有周期と一次のMSモデルの弾性固有周期を一致させるため，制振

構造物の多層骨組部を置換した弾塑性バネの初期剛性 fk1を (3.2)式で評価した。

(2) ダンパーが骨組よりも早期に降伏することにより変化する制振構造物の見かけ上の固有周

期や振動モード，履歴減衰を考慮した高次モード応答評価法を提案した。さらに，(3.4)式

のダンパー塑性率 dµ1,iを用いた高次モード応答評価法は入力地震動毎に固有値解析を行う

必要があることから，ダンパー塑性率の最大値 dµ1,maxを (3.17)式で定まる 4つの塑性率の

領域に分けて各弾塑性バネの塑性率を近似評価する手法も提案した。

(3) 一般的な構造物を対象とした IMPでは，Pushover解析に用いる外力分布にAi分布に相当す

る外力分布を用いているが，ピロティ形式などの層剛性の急変する構造物に適用すること

は難しい。Kang & Moriの手法では，制振構造物の弾性一次振動モード形を用いており，ダ

ンパーが設置されたことによって制振構造物の剛性分布が急変することを考慮しているが，

制振構造物の上層部で応答が過小に評価される傾向がみられた。また筆者らは以前，外力

分布に制振構造物の弾性一次振動モード形とAi分布に相当する外力分布のそれぞれを最上

部で１としたものの平均値を用いることを提案したが 32)，この外力分布は工学的根拠が不

明瞭であり妥当性および汎用性には疑問が残る。一方，震度逆三角形分布は，弾性一次振

動モード形よりも構造物の全体曲げ変形の影響を大きく反映することで上層部の値が大き

く評価され得る分布であることから，上層部での応答の過小評価の傾向を解消する可能性

がある。そこで本手法では Pushover解析に震度逆三角形分布を用いることとした。

本章では提案手法およびKang & Moriの手法の応答評価精度を，計 12個（付録 Bでは計 16個）

の解析モデルについてそれぞれ示した。Kang & Moriの手法では，Full modelおよびOddmodelの

上層部で応答を過小評価する傾向やHalf modelでの応答評価のばらつきが増加する傾向を示した
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3.8 まとめ

が，提案手法ではこれらはほぼ解消されており，すべての解析骨組モデルで比較的良い評価精度

が得られた。

なお，3.4節で述べた近似評価したダンパー塑性率を用いた高次モード応答評価法の妥当性およ

び汎用性については，他の骨組モデルを用いてさらに検討する必要がある。

また本研究は履歴ダンパーに生じる最大変形に着目したものであるが，履歴ダンパーを設計す

る際には累積塑性変形倍率を把握することも重要となる。宋・筆者らはこれまでダンパーの累積

塑性変形倍率を，各次のMSモデル内の弾塑性バネの累積塑性変形倍率の重ね合わせで評価する

手法について検討しており 88)，この手法を必要に応じて改良していくことも今後の検討課題であ

る。さらに，時刻歴応答解析を行うことなく，MSモデルの累積塑性変形倍率を塑性化による見か

けの固有周期の増大を考慮しながらエネルギー応答スペクトル等に基づいて評価する方法も検討

し，これと組み合わせることで，簡易な履歴ダンパーの累積塑性変形倍率評価法の提示を目指す。
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第4章 固有周期依存型スペクトル強さに基づく
弾塑性一質点系の最大変位応答評価法

4.1 はじめに

2.4節では，既往の SI
D,1評価手法としては，エネルギー一定則，変位一定則，等価線形化手法，

固有周期依存型スペクトル強さを用いた SI
D,1評価法等について概説するとともに，特に固有周期

依存型スペクトル強さ指標に残る課題について述べた（2.4.6項）。本章では，固有周期依存型ス

ペクトル強さとして表現される確率論的地震ハザード情報が整備されるという想定のもとで 40)，

Kurama & Farrowの提案する指標（(2.93)式）と同様に積分範囲を T1から一質点系の最大塑性率

µより求まる Teqまでとしたスペクトル強さと SI
D,1の一般的な関係を，Bi-linear型，Bi-linear-slip

型，Tri-linear型一質点系の時刻歴応答解析結果に基づいて復元力特性毎に明らかにした上で，こ

の関係に基づく SI
D,1評価法を提案する。また，この手法の評価精度を既往の SI

D,1評価法の評価

精度と比較・検討する。

4.2 本研究で用いる固有周期依存型スペクトル強さ SIµ

Fig. 4.1 Defintion of SIµ

本研究では，(4.1)式で定義される固有周期依存型

スペクトル強さ SIµを用いる。SIµは SIKF
n.p.（(2.93)

式）に Teq − T1を乗じたものであるが，次節で述べ

るように，SIµと SI
D,1との関係は単純な関数でモデ

ル化することができ得る。

SIµ =

∫ Teq

T1

SE
A (T ;h1)dT (mm/s) (4.1)

ここに，Teqは一質点系の最大塑性率 µに対応する割

線剛性から評価する。Bi-linear型，Bi-linear-slip型および Tri-linear型復元力特性の Teq 評価式を

次式に示す。
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4 固有周期依存型スペクトル強さに基づく弾塑性一質点系の最大変位応答評価法

( ) Bi-linear, Bi-linear-slip ( ) Tri-linear

Fig. 4.2 Parameters of backbone curve

Teq =



【Bi-linear, Bi-linear-slip】

T1 ·
√

µ

1− α+ α · µ
【Tri-linear】
T1 ·

√
µ

1− α+ α · µ
(µ ≤ µg)

Tg ·

√
µ/µg

1− αg + αg · µ/µg
(µ > µg)

(4.2)

Bi-linear型あるいは Bi-linear-slip型一質点系のせん断力Q ‐変位d関係を Fig. 4.2(a)に，Tri-linear

型一質点系のQ ‐ d関係を Fig. 4.2(b)に示す。Fig. 4.2(a)中のmは質量，dy は降伏変位，kは初

期剛性，αは二次勾配であり，Fig. 4.2(b)中の Cy2は第二降伏せん断力係数，µg は第二降伏変位

dy2を dyで除したもの，Tgは原点と第二降伏点を結ぶ割線剛性 kgに対応する固有周期，αgは三

次剛性 (= α · β · k)を kg で除したものである。

4.3 SIµと弾塑性一質点系の最大変位応答SI
D,1の関係

本節では，SIµと SI
D,1との一般的な関係を時刻歴応答解析結果を用い明らかにした上でこれを

モデル化する。

4.3.1 弾塑性一質点系の解析モデル

以下に示すパラメータを有する Bi-linear型，Bi-linear-slip型および Tri-linear型一質点系モデル

を用いる。

【Bi-linear, Bi-linear-slip】

• 弾性固有周期 T1 = 0.10, 0.15, 0.20, 0.25, 0.35, 0.50, 0.75, 1.00, 1.25, 1.50, 1.75, or 2.00 (s)
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• 降伏せん断力係数 Cy = 0.20, 0.30, 0.40, 0.50, 0.60, or 0.70

• 二次勾配 α = 0.00, 0.03, 0.06, 0.10, 0.20, 0.30, 0.40, 0.50, 0.60, 0.70, 0.80, 0.90, or 0.99

• 減衰定数 h1 = 0.02

【Tri-linear】

• 弾性固有周期 T1：Bi-linear，Bi-linear-slip型と同様

• 第一降伏せん断力係数 Cy = 0.20, 0.30, 0.40, 0.50

• 第二降伏せん断力係数 Cy2 = Cy + C0 （ここに，C0 = 0.05, 0.10, 0.20, or 0.30）

• 二次勾配 α：Bi-linear，Bi-linear-slip型と同様

• 三次勾配 γ = α · β （ここに，β = 0.00, 0.03, 0.06, 0.10, 0.20, 0.30, 0.40, 0.50, 0.60, 0.70,

0.80, 0.90, or 0.99）

• 減衰定数 h1：Bi-linear，Bi-linear-slip型と同様

4.3.2 SIµと SI
D,1の関係の分析

Fig. 4.3(a)は，T1 = 0.50，α = 0.00およびCy = 0.20，0.40または 0.60の三つのBi-linear型一質

点系について 3.7.1項に示す地震動 1419波に対するSIµとSI
D,1との関係を ln(SIµ) ‐ ln(dy(µ−1))

軸上に，建築構造工学で一般に関心のある 1 < µ < 20の範囲で示したものである。Cy に関わら

ず両者の間に線形関係が見られることから一次関数でモデル化した。図中の実線は回帰直線，σSI

は ln(dy(µ− 1))軸方向での時刻歴応答解析結果と回帰直線との距離の二乗和をデータ数で除すこ

とで求めた，回帰直線まわりの標準誤差を表す。また Fig. 4.3(b)，(c)はそれぞれ，Teqを時刻歴応

答解析結果から求めた場合の SIKadas
n.p. （(2.91)式）と SI

D,1との関係および SIKF
n.p.（(2.93)式）と

SI
D,1との関係を示したものである。なお，これら図において，縦軸は左から Cy = 0.2，0.4，0.6

の結果のものと対応している。

Fig. 4.4(a)，(b)はそれぞれ，Bi-linear-slip型（T1 = 0.50，α = 0.00および Cy = 0.20，0.40，

0.60），Tri-linear型（T1 = 0.50，α = 0.90，β = 0.00およびCy = 0.20，0.40，Cy2 = 0.40，0.45，

0.60）一質点系の ln(SIµ) ‐ ln(dy(µ− 1))関係を示したものである。Bi-linear-slip型では Bi-linear

型と同様に ln(SIµ) ‐ ln(dy(µ−1))間に線形関係が見られた一方でTri-linear型にこの傾向はなかっ

た。ln(SIµ) ‐ ln(dy(µ− 1))関係が第二降伏変位 dy2(= µg · dy)付近で大きく変化していたことを
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Fig. 4.3 Relationship between (a) ln(SIµ) and ln(dy(µ−1)), (b) ln(SIKadas
n.p. ) and ln(dy(µ−1))

and (c) ln(SIKF
n.p.) and ln(dy(µ− 1)) of oscillator with Bi-linear hysteresis curve (1 < µ < 20)

踏まえ（Fig. 4.4(b)），縦軸を ln(dy(µ − 1))ではなく，最大応答点を通る傾き kの直線とQ = 0

の交点を表す変位応答 d0（Fig. 4.5，(4.3)式）の対数としたところ，Fig. 4.4(c)に示すように，三

つの復元力特性すべてで ln(SIµ)と ln(d0)に線形関係が見られた。

d0 =



【Bi-linear, Bi-linear-slip】

dy(µ− 1)(1− α)

【Tri-linear】dy(µ− 1)(1− α) (µ ≤ µg)

dy {(µ− 1)(1− α) + (µ− µg)(α− αβ)} (µ > µg)

(4.3)

Fig. 4.4(c)中に示すBi-linear型およびBi-linear-slip型の結果は，それぞれ Fig. 4.3(a)および Fig.

4.4(a)に示す ln(SIµ) ‐ ln(dy(µ− 1))関係を上方向に ln(1−α)だけ平行移動させたのものである。

Tri-linear型の結果は，Bi-linear型および Bi-linear-slip型と同様に Fig. 4.4(b)に示す結果を上方向

に ln(1− α)だけ平行移動させた上で，応答が dy2（ = µg · dy）より大きな範囲において平行移動

させた縦軸中の値 dy(µ− 1)(1− α)に dy(µ− µg)(α− αβ)を加算したものである。
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Fig. 4.4 Relationship between ln(SIµ) and ln(dy(µ − 1)) of oscillator with (a) Bi-linear-slip,
(b) Tri-linear hysteresis curve and (c) relationship between ln(SIµ) and ln(d0) of oscillator with
each hysteresis curve

( ) Bi-linear

Max response

( ) Bi-linear-slip

Max response

( ) Tri-linear

Max response

Fig. 4.5 d0 in Eq.(4.3)
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Fig. 4.6 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) of oscillators (Bi-linear)

d0は Fig. 4.5に示すように最大応答点を通る傾き kの直線とQ = 0の交点を表す変位応答であ

るが，Bi-linear型復元力特性の場合，この d0が最大塑性率が µのときに描く 1サイクルあたりの

復元力特性の面積∆W を 4Cymgで除したもの（(4.4)式）と等しくなる。このことから，d0は 1

サイクルあたりの履歴吸収エネルギー量に関係し得る。Bi-linear-slip型あるいは Tri-linear型復元

力特性の場合ではこれらは等しくならないが，(4.3)式および (4.4)式中には dy(µ − 1)(1 − α)や

dy(µ− µg)(α− αβ)という共通項が見られる。

∆W

4Cymg
=



【Bi-linear】

dy(µ− 1)(1− α)

【Bi-linear-slip】

dy(µ− 1)(1− α) · {1 + α(µ− 1)}
2

【Tri-linear】dy(µ− 1)(1− α) (µ < µg)

dy {(µ− 1)(1− α) + µg(µ− µg)(α− αβ)} (µ > µg)

(4.4)
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Bi-linear -slip

Tri-linear, , 

Fig. 4.7 σSI of oscillators with each hysteresis curve

Fig. 4.4(c)では各復元力特性に対して，それぞれ三つ，計九つの一質点系のみを対象として

ln(SIµ) ‐ ln(d0)関係を示したが，この関係は 4.3.1項に示すすべての一質点系モデルにおいて Fig.

4.4(c)と同様の線形関係を示した（付録 C）。本項では特に Bi-linear型一質点系（T1 = (1)0.20，

(2)0.50，(3)1.50，α = (a)0.00，(b)0.10，(c)0.90）を対象に，ln(SIµ) ‐ ln(d0)関係を回帰直線ま

わりのばらつきの程度を表す σSI と併せて Fig. 4.6に示す。T1 = 1.50の σSI は αが大きくなるに

つれ小さくなる傾向を示しているが，その他の T1ではこの傾向はみられない。また Fig. 4.7には

σSI の値を，(a) Bi-linear，(b) Bi-linear-slip，(c) Tri-linear（β = 0.00），(d) Tri-linear（α = 0.90）

型一質点系を対象として示す。対象とした 6つの T1毎に (a)，(b)，(c)は αを変化させて，(d)は

β を変化させて σSI を示しており，T1 = 0.1～0.5の範囲では，いずれの復元力特性でも σSI が

α = 0（または β = 0）で最大となっておらず上に凸の傾向を示している。この値は後述するよう

に，4.4節に示す応答評価法の評価精度に影響を与え得る。
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Table 4.1 Bp,q, Sp,q and rTp,q (q = 1, 2, 3, 4, 5) in Eqs.(4.7), (4.8)

Slope, b1

p q Bp,q Sp,q 1Tp,q 2Tp,q 3Tp,q 4Tp,q 5Tp,q

1

1 -0.0695 -0.108 -0.393 0.506 -0.154 0 0.01
2 0.18 0.243 0.027 0.205 -0.186 0 0.061
3 -0.113 -0.117 0.129 -0.251 0.064 0 -0.042
4 0.007 0 -0.147 0.284 -0.174 0 0.049
5 -0.002 -0.015 0.0669 -0.1142 0.0897 -0.0012 -0.0244

2

1 0 0 2173 -5909 2440 0 -447
2 440 458 -4660 9094 -2118 0 311
3 500 46.6 -2753 4118 -2396 0 467
4 -350 -200 2904 -4052 1516 0 -304
5 160 181 -264.3 86.5 309.7 151.6 -163.1

3

1 0.059 -0.033 0 0 0 0 0
2 -0.124 0.004 -0.088 0.002 0.154 0 -0.029
3 0.334 0.097 -0.268 0.497 -0.179 0 0.029
4 -0.132 0 0.121 -0.188 0.04 0 -0.005
5 0.86 0.928 0.2755 -0.4376 0.3367 0.8584 -0.1182

Intercept, b2

4

1 0 0.255 0 0 0 0 0
2 0.02 -0.45 0 0 0 0 0
3 -0.31 0.02 1.62 -2.4 0.8 0 -0.08
4 0.18 0.08 -0.9 1.06 -0.12 0 -0.02
5 0.6 0.595 -0.23 0.45 -0.35 0.6 0.07

5

1 0 0 0 0 0 0 0
2 0.33 0.3 2.2 -2.83 0.57 0 -0.16
3 -1.58 -0.54 0 0 0 0 0
4 0.6 -0.043 0 0 0 0 0
5 -2.34 -2.695 -2 2.83 -1.83 -2.34 0.53

4.3.3 ln(SIµ)‐ ln(d0)関係のモデル化

ln(SIµ) ‐ ln(d0)関係を，4.3.1項に示す全モデルの回帰分析結果に基づきその傾き b1および切

片 b2を (4.5)，(4.6)式でモデル化する。

b1 = c1 · ln(T1) + c2 · T1 + c3 + c4/T1 (4.5)

b2 = c5 · ln(T1) + c6 · T1 + c7 (4.6)
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4.3 SIµと弾塑性一質点系の最大変位応答 SI
D,1の関係
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Fig. 4.8 Slope of ln(SIµ) ‐ ln(d0) relationship of oscillator with (a) Bi-linear, (b) Bi-linear-slip,
(c) Tri-linear (α = 0.90), (d) Tri-linear (T1 = 0.50) hysteresis curve

ここに，(4.5)，(4.6)式中の cp（p = 1, 2, · · · , 7）は Table 4.1に示す値を次式に代入して評価する。

cp =



【Bi-linear】

Bp,1 · α3 +Bp,2 · α2 +Bp,3 · α+Bp,4 ·
√
α+Bp,5

【Bi-linear-slip】

Sp,1 · α3 + Sp,2 · α2 + Sp,3 · α+ Sp,4 ·
√
α+ Sp,5

【Tri-linear】

1T p · α3 + 2T p · α2 + 3T p · α+ 4T p ·
√
α+ 5T p

(4.7)

ここに，（4.7）式中の rTp（r = 1, 2, 3, 4, 5）は次式で評価する。

rTp = rT p,1 · β3 + rT p,2 · β2 + rT p,3 · β + rT p,4 ·
√
β + rT p,5 (4.8)

Fig. 4.8に (a) Bi-linear，(b) Bi-linear-slip，(c) Tri-linear（α = 0.90），(d) Tri-linear（T1 = 0.50）

型一質点系を対象としたときの傾き b1の回帰分析結果（●）および (4.5)式（実線）を示す。この

(4.5)式を Fig. 4.8(a)，(b)では二次勾配 α毎に T1の関数として，(c)では β毎に T1の関数として，

(d)では α毎に βの関数として示している。またこの図と同様の形式で，切片 b2の回帰分析結果

および (4.6)式を Fig. 4.9に示す。これらの図において，特に α = 0.00，0.99あるいは β = 0.00，
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Fig. 4.9 Intercept of ln(SIµ)‐ ln(d0) relationship of oscillator with (a) Bi-linear, (b) Bi-linear-slip,
(c) Tri-linear (α = 0.90), (d) Tri-linear (T1 = 0.50) hysteresis curve

0.99の場合の傾き・切片の値を太い破線で示している。傾き・切片ともに αや βによって単調増

加の傾向を示さないものもあるが，4.5節に示すように，ln(SIµ) ‐ ln(d0)関係を表す直線を，(4.5)

～(4.8)式および Table 4.1から得られる近似直線を用い後記する手法により応答を評価した場合の

評価精度は，回帰分析で直接評価したものを用いて応答を評価した場合の評価精度と大差はない。

4.4 簡易最大変位応答評価法

ある特定の地震動に対するSI
D,1を，(4.5)～(4.8)式およびTable 4.1から得られる ln(SIµ)‐ ln(d0)

関係（以下，単に SIµ ‐ d0関係という）と，(4.2)式中の Teq を T1から漸増させることで描かれ

るその地震動の d0（(4.3)式）と SIµ（(4.1)式）との関係（以下，Spectrum lineという）の最初

の交点から評価する。Fig. 4.4(c)中に示した Bi-linear型一質点の近似直線に，ある地震動に対す

る応答解析結果（白丸）およびその地震動の Spectrum line（破線）を追記したものを Fig. 4.10に

示す。Spectrum lineは特定の地震動を対象とした任意の塑性率とそれを積分区間の上限値にした
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Fig. 4.10 Estimation method for maximum displacement response

SIµの関係を表す。定義上，白丸はその地震動の Spectrum line上に位置するため，実際の ln(SIµ)

と ln(d0)との関係にばらつきがない場合，すなわち σSI が 0のとき，推定値は時刻歴応答解析結

果に一致する。

4.5 提案手法の評価精度

提案手法の評価精度をエネルギー一定則（2.4.1項），変位一定則（2.4.2項），Chopra & Chin-

tanapakdeeの手法（2.4.4項），等価線形化手法（2.4.5項）および北原・伊藤の手法（2.4.6項）の

評価精度と比較・検討する。なお，等価線形化手法では (4.2)式で評価される等価固有周期および

笠井らの提案する応答スぺクトルの減衰補正係数（(2.85)式）28)を用い，等価減衰定数の評価式

は，Bi-linear型では島崎の提案式（(2.73)式）60)を，Bi-linear-slip型および Tri-linear型では (4.4)

式中の∆W を最大応答点と原点を結ぶ三角形の面積で除したもの 89),43)を用いる。

これらの応答評価法の評価精度は，各地震動に対して応答評価法により推定される最大塑性率

µestと時刻歴応答解析により算定される最大塑性率 µNDAを両対数軸グラフ上に 1 < µNDA < 20

の範囲でプロットしたときの傾き 1の回帰直線の一対一の直線からの偏差 aおよび回帰直線まわ

りのばらつき σ（おおよそ変動係数に相当）で示す。aが 1に近いほど精度が良く，1より大きけ

れば推定値が過小評価の傾向があることを表す。

Fig. 4.11は Bi-linear型一質点系の提案手法による結果を，T1 = 0.20，α = 0.00，Cy = (a)0.2，

(b)0.3，(c)0.4，(d)0.5，(e)0.6，(f)0.7の場合について示したものであり，図中の点線は一対一の
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Fig. 4.11 Comparison between µNDA and µest (Bi-linear, T1 = 0.20, α = 0.00)

Fig. 4.12 Comparison between µNDA and µest (Bi-linear, T1 = 0.20, α = 0.10)
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Fig. 4.13 Comparison between µNDA and µest (Bi-linear, T1 = 0.50, α = 0.00)

直線，実線は傾き 1の回帰直線を表す。aおよび σの値は 1 < µNDA < 20の範囲にある結果の数

の影響によりCyによって多少変化はしているものの，µNDAと µest関係はいずれの結果も概ね同

じ傾向を示している。また同様の形式で T1 = 0.20，α = 0.10の場合および T1 = 0.50，α = 0.00

の場合について示したものが Fig. 4.12および Fig. 4.13であり，これらもCyに関わらず µNDAと

µest関係は概ね同じ傾向を示していることから，Fig. 4.14以降に示す結果は Cy = 0.2～0.7の六

つの一質点系の結果を合わせて示す。

Fig. 4.14は Bi-linear型一質点系の提案手法による結果を，T1 = (1)0.20，(2)0.50，(3)1.50，

α = (a)0.00，(b)0.10，(c)0.90の場合について示したものである。すべてのモデルで aは概ね 1と

なっている一方，σは T1および αが小さい時に大きくなり，T1 = 0.20，α = 0.00の場合は 0.621

となった（Fig. 4.14(a-1)）。σが大きくなる要因として，σSI の値の影響および SIµ‐ d0関係と傾

き・切片の近い Spectrum lineの交点から dmaxを推定することにより生じる誤差の影響の二つが

挙げられる。Fig. 4.15に，Fig. 4.14で用いた一質点系モデルについて，σSI の値，SIµ‐ d0関係

および無作為に選んだ 15波の地震動の Spectrum lineを示す。σが比較的大きくなった T1 = 0.20，

α = 0.00の場合（Fig. 4.15(a-1)）では，他のモデルのものと比べて σSI が特段大きくはない一方

で SIµ‐ d0関係と傾き・切片の近い Spectrum lineがいくつか見られた。
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Fig. 4.14 Comparison between µNDA and µest estimated by proposed method (Bi-linear)
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Fig. 4.15 Standard error of the estimate, σSI , straight line and 15 spectrum lines (Bi-linear
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Fig. 4.16 µest based on SIµ estimating using NDA result (Bi-linear)

上記した二つの σが大きくなる要因に関する分析結果を Fig. 4.16にも示す。この図は，Bi-linear

型一質点系（T1 = (1)0.20，(2)0.50，α = (a)0.00，(b)0.10）を対象に，時刻歴応答解析により積

分範囲の上限値を評価した SIµと SIµ‐ d0関係との交点から求めた応答値（グレーの〇）を提案

手法による結果（黒丸）と併せて示したものである。なお，図中の aおよび σはグレーの〇で示

す応答値により評価したものである。グレーの〇で示す結果は，Spectrum lineが仮に ln(d0)軸に

平行な直線だった場合の結果（Fig. 4.16中の右下の図）を示すこととなり，σと σSI は評価した

座標軸が異なるだけで対応関係にある。なお図中の σSI = 0.23は T1 = (2)0.50，α = (a)0.00の

一質点系のものである。またグレーの〇で示す結果のばらつきと黒丸で示す結果のばらつきとの

差は，Spectrum lineの傾き・切片が SIµ‐ d0関係の傾き・切片と近くなることで生じる評価誤差

を表す。

Fig. 4.17は，Bi-linear型一質点系（T1 = 0.20，α = 0.00）を対象に，µNDAと (a)エネルギー一

定則（図中では ECRと表記，以下同様），(b)変位一定則（DCR），(c) Chopra & Chintanapakdee

の手法（CR method），(d)等価線形化手法（ELT），(e)積分範囲を 0.9T1～1.2T1とした SIn.p.を

用いた北原・伊藤の手法（SIn.p.），(f)積分範囲を 1.0T1～2.8T1とした SIn.p.を用いた北原・伊
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Fig. 4.17 Comparison between µNDA and µest estimated by past estimation methods (Bi-
linear with T1 = 0.20 and α = 0.00)

藤の手法よって評価した最大塑性率 µestを示したものである。Fig. 4.14(a-1)に示す提案手法の a，

σと比べて，いずれの既往応答評価手法でも aは 1から遠く σは大きくなっている。

Fig. 4.18は，Bi-linear型一質点系を対象に各応答評価法により評価した a（上段）および σ（下

段）のみを示したものであり，Fig. 4.18(a)は α = 0.0と固定し T1を変化させた場合の結果，Fig.

4.18(b)は T1 = 0.5と固定しαを変化させた場合の結果を示す。提案手法の aはすべてのモデルで

概ね 1であるのに対し，六つの既往手法の aは T1や αによって大きく変化している。等価線形化

手法において，Bi-linear型では二次勾配の影響を考慮していない等価減衰定数を用いているため，

αが大きい場合でも等価減衰定数が比較的大きく評価され，Fig. 4.18(b)に示すように α = 0.99の

とき特に aが大きくなっている。二つの北原・伊藤の手法の aは，Fig. 4.18(a)に示すように短周

期領域では SIn.p.の積分範囲を 1.0T1から 2.8T1とした場合（図中の▲）の方が積分範囲を 0.9T1

から 1.2T1とした場合（図中の△）とした場合より 1に近いが，αが大きい場合は Fig. 4.18(b)に

示すように，△の aの方が 1に近い。提案手法の σは，T1が小さい場合と αが大きい場合で他

の手法の σと同程度となり，それ以外では概ね小さく全体を通して七つの手法の中でほぼ最小と

97



4 固有周期依存型スペクトル強さに基づく弾塑性一質点系の最大変位応答評価法

� ��� ��� � ��� ���

���

���

���

���

���

���

�

��� ��� ���

���

���

���

���

���

���

�

������

���������	�
���� �
��
� 	�
��� ���

��� � ���� �

Fig. 4.18 “a” and “σ” (Bi-linear, (a) α = 0.00, (b) T1 = 0.50)

なっている。

Fig. 4.19は，ln(SIµ) ‐ ln(d0)関係を表す直線に回帰分析で直接評価したものを用いて SI
D,1を推

定した場合の結果（図中の〇）を，ln(SIµ) ‐ ln(d0)関係を表す直線を (4.5)～(4.8)式および Table

4.1から得られる近似直線とした提案手法の結果（図中の●）と併せて示したものである。a，σ

ともにこれらの結果に大差はない。また提案手法による σが T1や αによって変化していること

から，応答解析結果に基づき，この σを (4.9)式でモテル化する。

σ̂ = c1 · ln(T1) + c2 · T 2
1 + c3 · T1 + c4 (4.9)

ここに，σ̂は近似評価した提案手法による評価のばらつきである。(4.9)式中の cp（p = 1, 2, 3, 4）
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Fig. 4.19 “a” and “σ” estimated by proposed method based on regression analysis or using
approximate line as well as “σ̂” (Bi-linear, (a) α = 0.00, (b) T1 = 0.50)

は Table 4.2に示す値を次式に代入して評価する。

cp =



【Bi-linear】

Bp,1 · α3 +Bp,2 · α2 +Bp,3 · α+Bp,4

【Bi-linear-slip】

Sp,1 · α3 + Sp,2 · α2 + Sp,3 · α+ Sp,4

【Tri-linear】

1T p · α3 + 2T p · α2 + 3T p · α+ 4T p

(4.10)

ここに，（4.10）式中の rTp（r = 1, 2, 3, 4）は次式で評価する。

rTp = rT p,1 · β3 + rT p,2 · β2 + rT p,3 · β ++rT p,4 (4.11)

Fig. 4.19中の破線は (4.9)～(4.11)式および Table 4.2により近似評価した提案手法のばらつき σ̂

を表すものであり，提案手法の σは σ̂と概ね一致している。
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Table 4.2 Bp,q, Sp,q and rTp,q (q = 1, 2, 3, 4) in Eqs.(4.10), (4.11)

Dispersion, σ̂

p q Bp,q Sp,q 1Tp,q 2Tp,q 3Tp,q 4Tp,q

1

1 -0.76 0.06 -0.4 0.47 -0.02 0
2 1.29 0 0 0 0 0
3 -0.42 0.04 -0.21 0.49 -0.18 0
4 -0.125 -0.11 -0.59 1.05 -0.49 -0.123

2

1 -0.21 0.05 -0.14 0.29 -0.07 0
2 0.47 0 0 0 0 0
3 -0.275 -0.06 -0.06 0.12 -0.13 0
4 0.02 0.015 -0.1 0.23 -0.15 0.022

3

1 0 -0.1 -0.06 -0.13 0.07 0
2 -0.27 0 0 0 0 0
3 0 -0.12 0.14 -0.38 0.06 0
4 0.28 0.25 0.24 -0.3 0.09 0.28

Fig. 4.20は Fig. 4.18や Fig. 4.19と同様の形式で Bi-linear-slip型一質点系の応答解析結果を

示したものである。提案手法については a，σ 共に Bi-linear型の結果と概ね同様な傾向を示し，

T1 = 0.20，α = 0.00の場合の σは 0.487なった。エネルギー一定則の aは，T1 < 1.0のとき変位

一定則の aより 1に近く，等価線形化手法については，Bi-linear型とは異なり αが大きくなるに

つれ履歴減衰を小さく評価する等価減衰定数評価式を用いているため α = 0.99のとき aは 1に近

くなっている（Fig. 4.20(b)）。また二つの北原・伊藤の手法の結果はともに，Bi-linear型一質点系

を対象としたときの結果と大差ない。

Fig. 4.21～Fig. 4.24に Tri-linear型一質点系の応答解析結果を示す。Fig. 4.21は α = 0.03，(a)

β = 0.00, (b) β = 0.90と固定し T1 を変化させた場合の結果を示したものであり，いずれの手

法でも (a)と (b)に示す結果に大差はない。提案手法，エネルギー一定則，変位一定則および北

原・伊藤の手法の結果は，Bi-linear型の結果と概ね同様の傾向を示している一方，等価線形化手

法では用いている等価減衰定数が異なるため，aと σの示す傾向は変化している。また Chopra &

Chintanapakdeeの手法による結果はすべての復元力特性で異なる傾向を示している。Fig. 4.22は

α = 0.03ではなく α = 0.90とした場合の結果を示したものであり，Fig. 4.22(b)に示すように履

歴吸収エネルギー量が比較的少ない一質点系モデルでは，いずれの手法でも aは概ね 1に，σは

0に近くなっている。Fig. 4.23は (a) β = 0.00， (b) β = 0.90と固定し αを変化させた場合の結果
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Fig. 4.20 “a” and “σ” (Bi-linear-slip, (a) α = 0.00, (b) T1 = 0.50)

を，Fig. 4.24は (a) α = 0.03， (b) α = 0.90と固定し βを変化させた場合の結果を示したもので

あり，いずれも T1 = 0.50としている。Fig. 4.23(a)および Fig. 4.24(a)に示すように，α，βのい

ずれかが 0もしくは 0に近い場合は，残りの一方の値に関わらずすべての手法で aおよび σが概

ね同一の値となっている。
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Fig. 4.21 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.03, (a) β = 0.00, (b) β = 0.90)

102



4.5 提案手法の評価精度

� ��� ���

���

���

���

���

���

���

�

������� ��� ���

���

���

���

���

���

���

�

������

���������	�
���� ���
�
������������������������������

���

���

	�
��� ��� ��� � ���� �

Fig. 4.22 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.90, (a) β = 0.00, (b) β = 0.90)
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Fig. 4.23 “a” and “σ” (Tri-linear, T1 = 0.50, (a) β = 0.00, (b) β = 0.90)
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Fig. 4.24 “a” and “σ” (Tri-linear, T1 = 0.50, (a) α = 0.03, (b) α = 0.90)
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Fig. 4.25 Schematic presentation of capacity spectrum method using uniform hazard spec-
trum and conditional mean spectrum

4.6 弾塑性一質点の最大応答の確率分布の評価に関する考察

4.2～4.5節では，SIµと SI
D,1の一般的な関係を弾塑性一質点系の時刻歴応答解析結果に基づい

て明らかにした上で，この関係に基づくSI
D,1評価法を提案するとともにその評価精度を検討した。

本節では，本提案手法と固有周期依存型スペクトル強さとして表現される確率論的地震ハザード

情報とを組み合わせることで供用期間中における SI
D,1の最大値の確率分布を評価する手法に関す

る考察について述べる。

地震動強さ指標を固有周期依存型スペクトル強さではなく，弾性スペクトル応答とした確率論

的地震ハザードの評価に関する研究はこれまでにもいくつか行われている 90),91)。この情報と等価

線形化手法（2.4.5項）とを組み合わせることで SI
D,1の確率分布を評価する際には，設計地点にお

ける地震ハザードや地震動特性の不確定性を考慮して無数の応答スペクトルのサンプルを評価し

た上で，このサンプルに対応するDSと CSとの交点を求める必要がある。しかしながら，二つの

弾性スペクトル応答間には相関がある 92)とされており，このことを考慮して応答スペクトルのサ

ンプルを作成するには確率・統計論の知識を要し煩雑である。そこでこれを回避する実用的な設計

用応答スペクトルの候補として，一様ハザードスペクトル（Uniform HazardSpectrum, UHS）や，

米国で実用化の検討が進んでいる条件付平均応答スペクトル（Conditional Mean Spectrum, CMS）

93)が提案されている（Fig. 4.25）。UHSは，ある超過確率に対応するスペクトル応答を固有周期

毎につないだスペクトルであり，このことは二つの弾性スペクトル応答間の相関を完全相関と暗
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Fig. 4.26 SIµ considered both T1 and Teq as variables

に仮定していることを表す。このため，弾性応答スペクトルの確率論的地震ハザード情報から比

較的容易にスペクトルを作成することができる一方，UHSをDSとして応答を評価すると精解よ

りもばらつきが大きく，過大評価する傾向がある 94)。CMSは，構造物の供用期間中に，対象と

した固有周期 T1のスペクトル応答がある超過確率に対応する値をとるという条件のもとで，その

他の固有周期においてスペクトル応答の平均値をむすんだものである。すなわち CMSは，対象

とした固有周期 T1とその他の固有周期との相関を考慮することで，T1の近傍では同じ超過確率

に対応する UHSと同程度のスペクトル応答値となり，T1から十分離れた固有周期ではそのスペ

クトル応答の確率分布の平均値に近くなる。CMSには比較的容易にスペクトル応答間の相関を考

慮することができるという利点がある一方，CMSによる応答評価は，精解値に対して超過確率の

小さい範囲で過小評価となり危険側の評価となる傾向を示すことが指摘されている 94)。

一方，本章で提案した地震動強さ指標である SIµは，弾性加速度応答スペクトルの T1から Teq

までの積分値であり（Fig. 4.26(a)），T1 < Teqという条件のもと T1と Teqを順次変化させること

で SIµを Fig. 4.26(b)のような三次元情報として表現することもできる。このことを踏まえ，固有

周期依存型スペクトル強さとして表現される確率論的地震ハザード情報は，上記の方法と同様にし

て設計地点毎に無数の応答スペクトルのサンプルを評価した上で，その各々に対して Fig. 4.26(b)

の形式で SIµを表現し，各 T1，Teqの組み合わせに対する SIµを確率変数とすることで与えられ

得る。この確率論的地震ハザード情報を用いれば，Fig. 4.27(a)に示すように，ある T1に対して

各 Teqにおける SIµの確率分布が与えられる。また Teq（(4.2)式）は d0（(4.3)式）と一対一の関

係にあるため，SIµの確率分布は Fig. 4.27(b)に示すように，ln(SIµ) ‐ ln(d0)軸上にも描くこと

ができる。これらの確率分布から二つの d0，すなわち二つの固有周期間の相関を考慮しつつ無数
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Fig. 4.27 Schematic presentation of estimation method for exceedance probability of the
maximum response of inelastic oscillator

の Spectrum lineのサンプルを作成し，これと SIµ ‐ d0 関係を表す直線との交点を求めることで

SI
D,1の確率分布を推定することはでき得るが上記したように煩雑である。SIµは Fig. 4.26(b)に

示すように T1が与えられたときに，Teqに対して単調増加するため，二つの Teq間の SIµの相関

は二つの弾性スペクトル応答間の相関 92)より高くなる。仮にこれを完全相関とみなすことができ

たとすれば，ある超過確率に対応する応答を，単にその超過確率に対応した SIµを各 d0で結ぶ

ことで得られる Spectrum lineと SIµ ‐ d0関係との交点として推定することができ得る。

4.7 まとめ

本章では，構造物の最大変位応答を用いた実用的な限界状態設計法の構築を念頭に，固有周期

依存型スペクトル強さとして表現される確率論的地震ハザード情報が整備されるという想定のも

と 40)，Bi-linear型，Bi-linear-slip型および Tri-linear型の三つの復元力特性を対象とした弾塑性一

質点系の最大変位応答 SI
D,1評価法を提案すると共に，その評価精度を検討した。本研究で得られ

た結論を以下に示す。

• 積分範囲を弾性固有周期 T1から一質点系の時刻歴応答解析結果に基づき評価した Teq（(4.2)

式）までとしたスペクトル強さ SIµ（(4.1)式）と一質点系の最大塑性率が µのときに描く

1サイクルあたりの復元力特性の面積に関係し得る変位応答 d0（(4.3)式）とに 1 < µ < 20

の範囲においていずれの復元力特性でも両対数軸グラフ上で線形関係が見られたことから，

これを一次関数でモデル化することができ得る。

• ある特定の地震動に対する SI
D,1は，(4.5)～(4.8)式および Table 4.1により評価したした SIµ
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4.7 まとめ

と d0との関係と，Teq を T1から漸増させることで描かれるその地震動の SIµと d0との関

係の最初の交点から精度良く推定し得る。

• エネルギー一定則，変位一定則，Chopra & Chintanapakdeeの手法，等価線形化手法および

北原・伊藤の手法による評価の偏り aは T1や二次勾配 α（Tri-linear型の場合は三次勾配 αβ

も）によって大きく変化しているのに対し，提案手法の aはすべてのモデルで 1に近い。ま

た提案手法による評価のばらつき σは，T1が小さい場合と αが大きい，もしくは α，αβが

共に大きい場合で他の手法の σと同程度となり，それ以外では概ね小さく全体を通して 7

つの手法の中でほぼ最小となっている。加えて提案手法の σを (4.9)～(4.11)式および Table

4.2から比較的精度良く評価することができる。

なお，今後の課題には以下の三点が主に挙げられる。

• d0が履歴吸収エネルギーに関係し得ることに着目しつつ，提案手法において復元力特性を

一般化する。

• 固有周期依存型スペクトル強さとして表現される確率論的地震ハザード情報を整備する。

• 本提案手法と確率論的地震ハザード情報とを組み合わせた弾塑性一質点系の最大変位応答

の確率分布評価法を提案する。
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第5章 終局限界状態を対象とした最大変位応答
に基づく限界状態設計法

5.1 はじめに

森・中尾は，2.5.5項に示すように，構造物の応答が弾性範囲にとどまる使用限界状態を対象に，

SRSSにより求めた各次モード応答の二乗の線形和を荷重の組み合わせとみなした荷重・耐力係

数設計式に準ずる設計条件式を導き，その荷重・耐力係数の略算法を示している 41)。森・中尾の

手法を拡張して構造物の応答評価法に SRSSではなく限界耐力計算や IMP，MPAを用いることで

実用的な終局限界状態設計法の枠組みを示すことが可能となり得るが，その設計条件式には，降

伏後に塑性ヒンジの形成に従って逐次変形する一次振動モード形 ϕI
1,iを用いた一次モード応答あ

るいはその二乗（MPAを用いる場合は高次モード応答も）の確率分布が必要となるため，これの

実用的な評価方法の検討が重要となる。

本章では，いくつかある応答評価法の中でも特に IMPを対象に，これを荷重・耐力係数設計式

に順ずる設計条件式に展開した後，その設計条件式で用いる ϕI
1,iを用いた一次モード応答あるい

はその二乗を移動対数正規変数に近似する手法を提案すると共に，その評価精度をモンテカルロ

法を用いて検討する。一次モード応答の確率分布を 3点の超過確率で移動対数正規確率分布と等

価とすることで，対数正規近似（2.5.4項中の Fig. 2.18）など 2点で等価とする場合と比べより煩

雑な確率分布も精度良く近似できる一方，荷重係数は対数正規変数の場合と同様に容易に評価す

ることができる 95)。

5.2 IMPの荷重・耐力係数設計式への展開

IMPで提案されている多層骨組の第 i層の最大層間変形角 θiの評価式（(2.25)式）を再掲する。

θi =

√√√√(PF I
1,i · SI

D,1

)2
+

n∑
j=2

(
PFE

j,i · SE
D(Tj ;hj)

)2
(5.1)

最大層間変形角に基づく限界状態設計法では，設計条件式は次式で表される。

P [θR < θi] ≤ Φ(−βT ) (5.2)
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ここに，θRは定数あるいは確率変数として表される許容層間変形角，βT は目標信頼性指標，Φ(·)

は標準正規確率分布関数である。

(5.1)式の右辺に IMPの評価誤差を考慮するための確率変数 εSを乗じ，これを (5.2)式に代入す

ることにより次式が得られる。

P

(θR
εS

)2

<
(
PF I

1,i · SI
D,1

)2
+

n∑
j=2

(
PFE

j,i · SE
D(Tj ;hj)

)2 ≤ Φ(−βT ) (5.3)

(5.3)式中の (θR/εS)
2をR，

(
PF •

j,i · S•
D,j

)2
（•は IまたはEを表す。）を Sjとすると次式のよ

うな一般的な荷重組み合わせの下での設計条件式が得られる。

P

R <

n∑
j=1

Sj

 ≤ Φ(−βT ) (5.4)

耐力係数 ϕおよび荷重係数 γj を用いることで，(5.4)式は次式の簡便な設計条件式となる。

ϕ · µR ≥
n∑

j=1

γj · µSj (5.5)

ここに，µX はX の平均値である。ϕおよび γj はそれぞれ (2.142)，(2.143)式で表される。

5.3 IMPの弾塑性一次モード応答の確率分布の評価法

4.6節に示したように，固有周期依存型スペクトル強さとして表現される確率論的地震ハザード

情報が整備される際には，弾性スペクトル応答の確率分布として表現される確率論的地震ハザー

ド情報も得られ，このスペクトル応答の確率分布と弾性振動モード形を用いることで (5.1)式中の

弾性高次モード応答の確率分布は容易に評価することができる。一方で，同式中の弾塑性一次モー

ド応答の確率分布を評価するためには，SI
D,1によって ϕI

1,iが変化することを考慮する必要がある。

一例として，Fig. 5.1(a)に横軸を高さ方向として 12層 6スパン平面鋼構造骨組（12F model，3.7.1

項）の i層の弾性一次振動モード形 ϕE
1,iを，(b)に，震度逆三角形分布を外力分布とした Pushover

解析により評価した ϕI
1,iと最大塑性率 SI

D,1/dy との関係を示す。これらの図中の網掛け部は弾性

振動モード形を表し，Fig. 5.1(b)中の実線は 1～4層，破線は 5～8層，一点鎖線は 9～12層の ϕI
1,i

を示す。また Fig. 5.2には，ϕI
1,iを用い算出した層間変形角の弾塑性一次モード応答 PF I

1,i · SI
D,1

と SI
D,1/dyとの関係を示す。さらにこれらの図と同様にして，(a) 3F model，(b) 6F model，(c) 12F

piloti modelおよび (d) 12F up modelの四つの骨組モデルについて，ϕI
1,iと SI

D,1/dyとの関係を Fig.

5.3に，PF I
1,i ·SI

D,1と SI
D,1/dyとの関係を Fig. 5.4に示す。これらの図に示すように，SI

D,1によっ

て ϕI
1,iは複雑に変化し弾塑性一次モード応答の確率分布の形状が複雑になり得る。これを踏まえ，
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本章では i層の弾塑性一次モード応答 X̂i，あるいは (5.3)式への適応を念頭にその二乗 X̂2
i を移動

対数正規変数X に近似する手法を提案する。

5.3.1 移動対数正規近似の一般式

移動対数正規変数X の確率分布関数 FX(x)は次式で定義される。

FX(x) = Φ

(
ln(x− x0)− µlnY

σlnY

)
(5.6)

ここに，µlnY および σlnY はX − x0として定義される対数正規変数 Y の対数平均値および対数

標準偏差である。
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ある確率変数 X̃を移動対数正規変数Xに近似する場合には，(5.6)式中の µlnY，σlnY および x0

は以下のようにして得ることができる。

X̃ と X が超過確率 pk（k = 1, 2, 3，p1 > p2 > p3）で等価とすると，次式に示す関係が得ら

れる。

FX̃(xk) = FX(xk) = 1− pk (5.7)

ここに，FX̃(x)は X̃ の確率分布関数である。

ここで，標準正規確率分布関数 Φ(·)を介して pkと akとを次式で関係づける。

1− pk = Φ(ak) (5.8)
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(5.7)式に (5.6)式および (5.8)式を代入すると次式が得られる。

ln(xk − x0)− µlnY = ak · σlnY (k = 1, 2, 3) (5.9)

(5.9)式の非線形連立方程式は一般に解析的に解くことはできないが，akを

a1 = a, a2 = a+ b, a3 = a+ 2b (5.10)

とした場合には，x0，σlnY および µlnY を以下のようにして解析的に求めることができる。(5.9)

式に (5.10)式を代入することで (5.11)～(5.13)式が得られる。
ln(x1 − x0)− µlnY = a · σlnY (5.11)

ln(x2 − x0)− µlnY = (a+ b) · σlnY (5.12)

ln(x3 − x0)− µlnY = (a+ 2b) · σlnY (5.13)

(5.11)および (5.13)式の両辺をそれぞれ足すと次式が得られる。

ln(x1 − x0) + ln(x3 − x0)− 2µlnY = (2a+ 2b) · σlnY (5.14)

(5.12)式の両辺に 2を乗じたものと (5.14)式の両辺をそれぞれ引くと次式が得られる。

ln(x2 − x0)
2 − ln(x1 − x0)− ln(x3 − x0) = 0 (5.15)

(5.15)式を x0について解くと次式が得られる。

x0 =
x1 · x3 − x2

2

x1 + x3 − 2 · x2
(5.16)

また，(5.12)式から (5.11)式を引くと次式が得られる。

ln(x2 − x0)− ln(x1 − x0) = b · σlnY (5.17)

(5.17)式中の x0に (5.16)式を代入したものを σlnY について解くと次式が得られる。

σlnY = ln

{(
x3 − x2
x2 − x1

)1/b
}

(5.18)

また (5.11)式に (5.16)式を代入すると次式が得られる。

ln

(
x1 −

x1 · x3 − x2
2

x1 + x3 − 2 · x2

)
− µlnY = a · σlnY (5.19)

(5.20)式を µlnY について解くと，次式が得られる。

µlnY = ln

{
(x2 − x1)

2

x1 + x3 − 2 · x2

}
− a · σlnY (5.20)

ここに，x1 + x3 − 2 · x2 > 0。
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Fig. 5.5 Three first-mode inelastic response PF I
1,i · SI

D,1 estimated by each of three SI
D,1

5.3.2 IMPの弾塑性一次モード応答の移動対数正規近似

降伏後の i層の一次モード応答あるいはその二乗を表す X̂s
i（s = 1または 2）を移動対数正規

変数Xiに近似する場合には，(5.7)式中の p1を SI
D,1の確率分布から求まる等価弾塑性一質点系

の降伏変位に対応する超過確率 py に，p3を評価対象とする最小の超過確率に設定する。(5.8)式

に (5.10)式を代入することで (5.10)式中の aおよび bが得られる。

a = Φ−1(−py), b =
{
−a+Φ−1(−p3)

}
/2 (5.21)

このとき p2は Φ(−(a+ b)) = Φ(−
{
a+Φ−1(−p3)

}
/2)となる。

Xiのパラメータである平行移動量 x0,i，対数標準偏差 σlnY,iおよび対数平均値 µlnY,iは，次の

手順で評価することができる。

(1) SI
D,1の確率分布から，pkに対応する三つの等価弾塑性一質点系の最大変位応答 SI

D,1,kを求

める。

(2) 震度逆三角形分布を用いた多層骨組の Pushover解析結果から得られる Fig. 5.2を用い，三

つの SI
D,1,kより三つの一次モード応答 PF I

1,i,k · SI
D,1,kを求める。Fig. 5.5には，Fig.5.2の横

軸に SI
D,1の確率密度関数および三つの SI

D,1,k（黒丸）を，縦軸に一例として SI
D,1,kに対応

する二層の三つの一次振動モード形（白丸）をそれぞれ追加したものを示す。
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(3) (1)，(2)から求められる三つの一次モード応答あるいはそれらの二乗
(
PF I

1,i,k · SI
D,1,k

)s
を

(5.16)，(5.18)，(5.20)式中の xkに代入して移動対数正規確率分布を評価する。

なお，SI
D,1,3に対応する Pushover解析のステップ数において多層骨組が崩壊メカニズムを形成して

いる場合は，p3が提案手法で設定可能な超過確率の下限を下回っており，再設定しなければならな

い。また，(5.20)式の成立条件が満たさない，すなわち
(
PF I

1,i,1 · SI
D,1,1

)s
+
(
PF I

1,i,3 · SI
D,1,3

)s
−

2
(
PF I

1,i,2 · SI
D,1,2

)s
≤ 0の場合には，X̂s

i を対数正規変数 Y に近似することとし，その σlnY,iお

よび µlnY,iは，X̂s
i と Y が p1および p3で等価とすると次式のように評価することができる。

σlnY,i = ln


(
PF I

1,i,3 · SI
D,1,3

PF I
1,i,1 · SI

D,1,1

)s/2b
 (5.22)

µlnY,i = s · ln
(
PF I

1,i,1 · SI
D,1,1

)
− a · σlnY,i (5.23)

5.3.3 移動対数正規変数の荷重・耐力係数

(5.4)式中のRが対数正規変数に，Sj が移動対数正規変数に従う場合，その ϕおよび γj は (5.6)

式と 2.5.3項に示す (2.142)，(2.143)式を用いそれぞれ次式で与えられる。

ϕ =
exp(−αR · βT · σlnR + µlnR)

µR
(5.24)

γj =
exp(αSj · βT · σlnSYj

+ µlnSYj
) + s0j

µSj

(5.25)

ここに，SYj は Sj − s0j としてそれぞれ定義される対数正規変数である。

5.4 提案手法の評価精度

SI
D,1の確率分布として表現される確率論的地震ハザード情報が有用であるという想定のもと，

提案手法により求めた各層の弾塑性一次モード応答の超過確率を，モンテカルロシミュレーショ

ン結果（以下，単にシミュレーション結果という）と比較・検討する。モンテカルロ法では，SI
D,1

の確率分布からサンプルを生成し，サンプル毎に弾塑性一次モード応答を求めその度数分布を評

価している。

5.4.1 等価弾塑性一質点系の最大変位応答 SI
D,1の確率分布

SI
D,1の確率分布は，弾性スペクトル応答の確率分布として表現される確率論的地震ハザード情

報が整備されているという想定のもと，弾性応答スペクトルのサンプルにCapacity Spectrum (CS)
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Fig. 5.7 Exceedance probability of SI
D,1/H of equivalent inelastic oscillators

法を適用して得られた応答から評価したものを用いる。なお，この確率分布は，固有周期依存型

スペクトル強さとして表現される確率論的地震ハザードの評価に関する研究を終えた際には，こ

の情報と 4章に示した SI
D,1評価手法とを組み合わせることで評価できる SI

D,1の確率分布に置き

換え得る。

等価固有周期 Teqは等価弾塑性一質点系の最大変形時の割線剛性から評価し，等価減衰定数 heq

は島崎の提案する評価式（(2.73)式），減衰補正係数Fhは笠井らの提案する評価式（(2.85)式）か

ら求めている。

CSに対応する等価弾塑性一質点系の復元力特性を 3.7.1項中の Fig. 3.7に示す。また DSに対

応する弾性応答スペクトルのサンプルの一例を Fig. 5.6中に実線で示す。このサンプルは，各固

有周期でのスペクトル応答が対数正規確率分布関数に従い，第二種地盤における安全限界検証用

の告示スペクトル（Fig. 5.6中の破線）を 50年間における超過確率 10％の値（再現期間おおよ
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Fig. 5.8 Exceedance probability of first-mode response (3F model)

そ 500年に相当）に設定し，各固有周期の変動係数 VSDを 1.0または 2.0と仮定して，Baker and

Jayaramが提案する各固有周期間での応答スペクトルの自己相関関数 92)を想定し，10万個生成し

た。また固有周期の刻みは 0.01秒としている。

上記サンプルに CS法を適用して求めた SI
D,1/H（H：一質点系の高さ）の確率分布を Fig. 5.7

に示す。この図は左から，VSD = (a)1.0，(b)2.0についての結果を示す。

5.4.2 解析結果

Fig. 5.8から Fig. 5.12に，3F model（Fig. 5.8），6F model（Fig. 5.9），12F model（Fig. 5.10），

12F piloti model（Fig. 5.11）および 12F up model（Fig. 5.12）の五つの骨組モデルに対して提案手

法により求めた i層の層間変形角の弾塑性一次モード応答 θiの超過確率（実線）を，シミュレー

ション結果（破線）と併せて示す。なお三つの 12F modelについては 1層～6層（上段）と 7層

～12層（下段）の結果を分けて示している。図中の網掛け部は多層骨組の一次モード応答が弾性

域にとどまる確率の範囲を表す。本研究では構造物の弾塑性応答に着目した終局限界状態設計を

対象としていることから，弾性範囲内の応答の超過確率は評価対象外であり，前述のとおり弾性

スペクトル応答の確率分布を用いて評価している。また図中の •は (5.7)式中の pkに対応する点

であり，提案手法で評価対象とする超過確率の下限 p3を再現期間おおよそ 2500年に相当する 50

年間における超過確率を 2％に設定した。

Fig. 5.8に示す 3F modelの結果では，1，2層は VSDに関わらず実線が破線に概ね一致し，3層

も多少の誤差はあるものの p1から p3の範囲で実線は破線を概ね近似している。3層の最大層間

変形角がおおよそ 0.018の時に生じている破線の傾きの変化は，Fig. 5.3(a)に示す SI
D,1/dyと ϕI

1,i

関係において SI
D,1/dy が 3.5のあたりで生じている 3層のモード形の値の変化と対応している。

Fig. 5.9に示す 6F modelの結果は，3F modelの結果と同様に VSD に関わらず実線が破線に概
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Fig. 5.9 Exceedance probability of first-mode response (6F model)
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Fig. 5.10 Exceedance probability of first-mode response (12F model)

ね一致しているものの，Fig. 5.9(a)の超過確率 0.05付近において，提案手法が 4層および 5層の

超過確率をやや過小評価，1層の超過確率をやや過大評価している。これは Fig. 5.3(b)において，

SI
D,1/dyが 2.2のあたりで生じているモード形の値の変化と対応している。Fig. 5.3(b)中の 4層の

ようにモード形が上に凸の形状で変化する層で提案手法が過小評価の傾向を示し得ることが推測

される。しかしながら，同じくモード形が上に凸の形状で変化する 3層では提案手法が過小評価

の傾向を示しておらず，このことについてのさらなる検討や考察が必要である。

Fig. 5.10に 12F modelの結果を示す。VSD = 2.0の場合の 12層では，θ1,12+ θ3,12− 2 · θ2,12 ≤ 0
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Fig. 5.11 Exceedance probability of first-mode response (12F piloti model)

となったことから，(5.22)，(5.23)式を用い一次モード応答を対数正規変数に近似しているため •

の数が二つになっている。VSD = 1.0の 1，7，8層および VSD = 2.0の 7，8，9層において，評

価対象外である超過確率が 0.02より小さい範囲で提案手法の評価精度の悪化が見られたが，p1か

ら p3の範囲（再現期間約 360年から 2500年に相当）ではすべての層で VSDに関わらず実線は破

線に概ね一致している。

Fig. 5.11に示す 12F piloti modelでは，実線と破線の一致の度合いが 12F modelより高い。この

要因の一つとして，12F modelでは各層の降伏耐力および層剛性の高さ方向のバランスが良いた

め塑性ヒンジが順不同に構造物全体に生じ得るが，12F piloti modelでは塑性ヒンジが 1層に集中

して生じるため振動モード形の急激な変化が生じにくく（Fig. 5.1および Fig. 5.3(c)），破線の形

状が比較的滑らかになることが挙げられる。

Fig. 5.12に 12F up modelに対する解析結果を示す。このモデルでは，Fig. 5.3(d)に示すとおり，

SI
D,1が増加するにつれて 7層から 10層のモード形の値が増加する一方で，その他の層のモード

形の値が減少する傾向を示すが，このような場合にも p1から p3の範囲では実線は破線に概ね一

致している。
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5.4 提案手法の評価精度
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Fig. 5.12 Exceedance probability of first-mode response (12F up model)

Fig. 5.13には，比較のため 12F modelに対して，各層の弾塑性一次モード応答を移動対数正規

変数ではなく (5.22)式および (5.23)式を用い対数正規変数に近似した場合の結果を示す。Fig. 5.10

と比べ p1から p3の範囲であっても実線が破線と少々乖離している層は多く，特に VSD = 2.0の

場合の 1層で大きな評価誤差を生じている。

Fig. 5.14には，12F modelに対して，p3を 0.01（再現期間約 5000年に相当）に設定して弾塑

性一次モード応答を移動対数正規変数に近似した場合の結果を示す。Fig. 5.10に示す p3 = 0.02

とした場合と比べ，超過確率 0.01の近くでは当然ながら評価精度は向上している一方，超過確率

0.02以上の範囲でも評価精度に大きな差は見られない。

12F modelを対象に，Pushover解析に用いる外力分布をAi分布に相当する外力分布とした場合

の結果を Fig. 5.15に，一次モード比例型外力分布とした場合の結果を Fig. 5.16に示す。これらの

外力分布を用いた場合でも提案手法による超過確率の近似評価結果は，Fig. 5.10に示す震度逆三

角形分布を用いた場合と大差なく，各層の弾塑性一次モード応答の確率分布を良い精度で評価で

きている。
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5 終局限界状態を対象とした最大変位応答に基づく限界状態設計法
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Fig. 5.13 Exceedance probability of first-mode response estimated by Eqs. (5.22) and (5.23)
(12F model)
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Fig. 5.14 Exceedance probability of first-mode response estimated with p3 = 0.01 (12F
model)
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5.4 提案手法の評価精度

1

0.1

0.01

3F

1F

2F

6F

4F
5F

3F
1F

2F
6F

4F
5F

0.1

0.01
0.02 0.040 0.02 0.040

8F

11F

7F

12F

9F

10F
8F

11F
7F

12F

9F

10F

1

1

0.1

0.01

0.1

0.01

1

E
x
c
e

e
d

a
n

c
e

 p
ro

b
a

b
ili

ty

E
x
c
e

e
d

a
n

c
e

 p
ro

b
a

b
ili

ty

E
x
c
e

e
d

a
n

c
e

 p
ro

b
a

b
ili

ty

E
x
c
e

e
d

a
n

c
e

 p
ro

b
a

b
ili

ty

Simulation

Proposed method

Match point

Fig. 5.15 Exceedance probability of first-mode response using Ai dist. in pushover analysis
(12F model)
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Fig. 5.16 Exceedance probability of the first-mode response using first-mode dist. in
pushover analysis (12F model)
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5 終局限界状態を対象とした最大変位応答に基づく限界状態設計法

5.5 まとめ

本章では，地震ハザードや地震動特性の不確定性および個々の建物の特性を考慮しながら，建

物全体としての耐震性能を限界状態超過確率で評価する実用的な設計法の枠組みを構築すること

を念頭に，多層骨組の簡易最大変位応答評価である IMPにより求めた各次モード応答の二乗の線

形和を荷重の組み合わせとみなした荷重・耐力係数設計式に順ずる設計条件式を導いた。さらに，

その設計条件式で用いる多層骨組の弾塑性一次モード応答の確率分布を移動対数正規確率確率分

布に近似する手法を提案すると共に，その評価精度をモンテカルロ法を用いて検討した。以下に，

得られた知見を要約する。

• IMPの弾塑性一次モード応答の確率分布は，塑性ヒンジの形成に伴って降伏後の振動モー

ド形が変化することから，振動モード形が不変である弾性の場合とは異なり，等価弾塑性一

質点系の最大変位応答 SI
D,1の供用期間中の最大値の確率分布から容易に推定することはで

きず，かつ，煩雑な形状となり得る。特に各層の降伏耐力および層剛性の高さ方向のバラン

スが良く塑性ヒンジが順不同に構造物全体に生じうる骨組モデルでは，ピロティ構造のよ

うな特定層に塑性ヒンジが集中して生じる骨組モデルと比べ，降伏後の振動モード形が急

激に変化し得る。このため弾塑性一次モード応答の確率分布を単純に対数正規近似するこ

とは困難となる場合がある。

• (5.10)式に示すように，弾塑性一次モード応答の確率分布と移動対数正規確率分布を等価と

する三点の超過確率に特定の関係を与えるとともに，(5.7)式中の p3（等価とした三点の超

過確率の最小値）を事前に設定しておくことで，等価弾塑性一質点系の最大変位応答 SI
D,1

の供用期間中の最大値の確率分布から解析的に弾塑性一次モード応答の移動対数正規確率

分布を評価することが可能となる。すなわち，弾塑性一次モード応答の移動対数正規変数

近似は対数正規変数近似と同程度の時間と労力で行うことができる。また，移動対数正規

変数の荷重・耐力係数も容易に評価することができる。

• 階数や各層の降伏耐力および層剛性の高さ方向のバランスを様々に設定した五つの鋼構造

多層骨組モデルに対して，p3 = 0.02とした提案手法による結果が各固有周期での弾性スペ

クトル変位応答の変動係数 VSDに関わらずシミュレーション結果と概ね一致し，p3 = 0.01

とした場合でも提案手法は比較的よい評価精度が得られた。一方で，弾塑性一次モード応答

を移動対数正規変数ではなく対数正規変数に近似した場合は，大きな評価誤差を生じ得る。
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5.5 まとめ

なお，各次モード応答の二乗和を荷重の組み合わせとみなすことの妥当性・汎用性および実際

の設計例の提示等は，今後行う予定である。また IMPに基づく荷重・耐力係数設計式（(5.5)式）

は，森・中尾の手法と同様に，第 i層を対象としたものであり，構造物を一つのシステムとして

とらえ，その限界状態超過確率より耐震性能水準を制御するには至っていない。2.5.6項では，構

造系全体の破壊確率を個々の要素の破壊確率から推定する既往の方法として「破壊確率の上下限

値」，「PNET法」について概説したが，これらを用いる場合は構造物各層の最大変位応答の相関

行列が必要となり，この評価法については今後行う予定である。
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第6章 結語

6.1 本論の要約

本研究の目的は，近年における実施例が急速に増加している履歴ダンパーの設置された構造物

への展開も念頭に置きつつ，まずは一般的な構造物を主な対象として，地震ハザードや地震動特

性の不確定性，個々の構造物の特性を考慮しながら，構造物全体としての耐震性能を限界状態超

過確率で評価する設計法の枠組みを明示した上で，そこに残る課題およびその解決策を示すこと

にある。具体的な研究内容としては，構造物の耐震性能が地震時に生じる構造物の変形量とよく

対応することを踏まえ，鋼構造多層骨組の簡易最大変位応答を信頼性理論に基づく限界状態設計

法へと展開する方法について述べた。

構造物の塑性変形性能を考慮しつつ「構造物全体の耐震性能水準を終局限界状態超過確率とし

て定量的に表現すること」については耐震工学および構造信頼性工学に関わる多くの研究者がこ

れまでに試みてはいるが，なかなか実現に至っていない。これが可能となれば，耐震性能水準の

向上，あるいは制振構造を採用したことによる費用対効果が明確となる。このことは，高い耐震

性能を有する構造物を建てる動機付けとなるだけでなく，設計時における建築主と設計者との対

話において，耐震性能水準に関する両者の意思の疎通が円滑となる。さらに，世の中に耐震性能

の高い構造物，あるいは建築主のニーズに合った耐震性能をもつ構造物が増加することでより安

全な社会の構築に貢献し得る。

第 2章では，本研究に関わる既往の研究として，応答スペクトルによるモーダルアナリシスの

適応範囲を塑性域にまで拡張した Inelastic Modal Predictor（IMP）を含む一般的な鋼構造多層骨

組および履歴ダンパーの設置された鋼構造多層骨組（以下，単に制振構造物という）の最大変位

応答評価法について概説した上で（2.1～2.3節），これらの手法で弾塑性応答を評価する際に用

いられ得る弾塑性一質点系の最大変位応答評価法について述べ（2.4節），現時点での課題や問題

点を挙げた。さらに使用限界状態を対象とした最大変位応答に基づく限界状態設計法に関する既

往手法について述べ，この手法の終局限界状態設計法への展開の可能性を示した（2.5節）。

第 3章～5章では，既往の研究に残る課題や問題点を解消し得る提案手法として，以下の三点

について主に説明するとともに，それらの評価精度を検討した。
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6 結語

• 制振構造物の最大変位応答評価法（第 3章）

• 固有周期依存型スペクトル強さに基づく弾塑性一質点系の最大変位応答SI
D,1の評価法（第 4

章）

• 終局限界状態を対象とした最大変位応答に基づく限界状態設計法（第 5章）

Kang & Moriは一般的な構造物の簡易最大変位応答評価法である IMPにおいて，一次モードと

等価な弾塑性一質点系を各層のダンパーを考慮したMSモデルとすることで IMPの適用範囲を制

振構造物にまで拡張した手法を示している。この手法では制振構造物の高次モード応答を弾性と

して評価しているが，ダンパーは一般に骨組と比べて早期に降伏することから，骨組が降伏する

以前にも制振構造物の見かけ上の固有周期や振動モード形，また履歴減衰が変化しており，これ

らの影響を無視して高次モード応答を評価することで応答評価法の評価精度の悪化や汎用性の低

下が生じ得る。またこの手法には，制振構造物の一次モードと等価な弾塑性一質点系の固有周期

が制振構造物そのものの一次固有周期と必ずしも一致しないという課題も残る。そこで第 3章で

はこれらの解決法を示すとともに Pushover解析に用いる外力分布を再検討することで，新たな制

振構造物の簡易最大変位応答評価法を提案し，この手法の評価精度について検討した。

Kang & Moriの手法では，制振構造物の上層部での過小評価の傾向や特に履歴ダンパーが下層

部にのみ設置されたモデルでの精度悪化を示したが，提案手法ではこれらはほぼ解消されており，

すべての解析モデルで比較的良い評価精度が得られた。また，ダンパーの塑性化の影響を考慮し

た高次モード応答の簡易評価法（3.4節）も示した。

第 4章では，固有周期依存型スペクトル強さとして表現される確率論的地震ハザード情報が整

備されるという想定のもと 40)，積分範囲を一質点系の弾性固有周期 T1から一質点系の最大塑性

率 µより求まる固有周期 Teqまでとして固有周期依存型スペクトル強さ SIµを新たに定義し，SIµ

と SI
D,1の一般的な関係を，Bi-linear型，Bi-linear-slip型，Tri-linear型復元力特性を対象に，一質

点系の時刻歴応答解析結果に基づいて復元力特性毎に明らかにした上で，この関係に基づく SI
D,1

評価法を提案し，その評価精度について検討した。

エネルギー一定則，変位一定則，Chopra & Chintanapakdeeの手法，等価線形化手法および北原・

伊藤の手法による評価の偏り aは T1や二次勾配 α（Tri-linear型の場合は三次勾配 αβも）によっ

て大きく変化しているのに対し，提案手法の aはすべてのモデルで 1に近くなった。また提案手

法による評価のばらつき σは，T1が小さい場合と αが大きい，もしくは α，αβが共に大きい場

合で他の手法の σと同程度となり，それ以外では概ね小さく全体を通して 7つの手法の中でほぼ
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6.2 今後の課題

最小となった。加えて提案手法の σを (4.9)～(4.11)式および Table 4.2から比較的精度良く評価す

ることができることを示した。

第 5章では，IMPにより求めた各次モード応答の二乗の線形和を荷重の組み合わせとみなすこ

とで荷重・耐力係数設計式に順ずる設計条件式を導いた。その際の課題として，IMPで考慮する

降伏後の一次振動モード形が SI
D,1 の大きさによって複雑に変化し得るため，振動モード形が不

変である弾性の場合とは異なり，この設計法で必要となる降伏後の一次モード応答の確率分布を

SI
D,1の確率分布から単純に推定することは困難であることを指摘し，その解決策として，これを

移動対数正規確率分布に近似する手法を提案した。(5.10)式に示すように，弾塑性一次モード応

答の確率分布と移動対数正規確率分布を等価とする三点の超過確率に特定の関係を与えるととも

に (5.7)式中の p3（等価とした三点の超過確率の最小値）を事前に設定しておくことで，SI
D,1の

供用期間中の最大値の確率分布から解析的に弾塑性一次モード応答の移動対数正規確率分布を評

価することが可能となる。すなわち，弾塑性一次モード応答の移動対数正規変数近似は対数正規

変数近似と同程度の時間と労力で行うことができる。また，移動対数正規変数の荷重・耐力係数

も容易に評価することができる。

階数や各層の降伏耐力および層剛性の高さ方向のバランスを様々に設定した五つの鋼構造多層

骨組モデルに対して，p3 = 0.02とした提案手法による結果が，各固有周期での弾性スペクトル変

位応答の変動係数 VSD に関わらずシミュレーション結果と概ね一致し，p3 = 0.01とした場合で

も提案手法は比較的よい評価精度が得られた。一方で，弾塑性一次モード応答を移動対数正規変

数ではなく対数正規変数に近似した場合は，大きな評価誤差を生じ得る。

6.2 今後の課題

第 3章の内容に関する今後の課題には以下の三点が挙げられる。

• ダンパーの塑性化の影響を考慮した簡易高次モード応答評価法の妥当性および汎用性につ

いて，他の骨組モデルを用いてさらに検討する。

• 履歴ダンパーを設計する際には最大変位応答だけでなく累積塑性変形倍率を把握すること

も重要となるため，その評価手法を提案する。

• 本論内で示した手法も参照しつつ，制振構造物の応答評価法を信頼性理論に基づく限界状

態設計法へと展開する。

第 4章の内容に関する今後の課題には以下の三点が挙げられる。
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• d0が履歴吸収エネルギーに関係し得ることに着目しつつ，提案手法において復元力特性を

一般化する。

• 固有周期依存型スペクトル強さとして表現される確率論的地震ハザード情報を整備する。

• 本提案手法と確率論的地震ハザード情報とを組み合わせた弾塑性一質点系の最大変位応答

の確率分布評価法を提案する。

第 5章の内容に関する今後の課題には以下の三点が挙げられる。

• 各次モード応答の二乗和を荷重の組み合わせとみなすことの妥当性・汎用性を検証する。

• 実際の設計例をいくつか提示し，提案する設計法の妥当性や汎用性，また実用性を示す。

• 構造物全体としての限界状態超過確率を破壊確率の上下限値や PNET法等に基づき評価す

るために必要となる構造物各層の最大変位応答の相関行列の評価法を提案する。
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付録A 入力地震動について

本研究では入力地震動に観測地震動 219波と模擬地震動 1200波を用いている（3.7.1項）。この

入力地震動に関して付録 Aでは，「個々の観測地震動記録の資料」および観測地震動に施した「基

線補正」，また姜・森の提案する「模擬地震動の作成法」について示す。

A.1 個々の観測地震波記録の資料

観測地震動 219波については観測時期や時期の違いから 5つの Setに分類しており，この各 Set

に対する個々の地震動記録の観測地点名や観測地点の断層からの距離等の資料を Tabel A.1から

Tabel A.5に示す。
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A 入力地震動について

Table A.1 Nearby-Field Set22)

Max Min

No. Year Source Mw PGA USGS GM H/F fcHP fcLP

Mech. (m/s/s) (Hz) (Hz)

*3 *3 *4 *5 *5

1 Imperial Valley 1940 El Centro Array #9 SS 7.0 2.04 8.3 C D NA 0.20 15 IMPVALL, I-ELC

2 Parkfield 1966 Cholame #5 SS 6.1 3.28 5.3 C C NA 0.20 17 PARKF, C05

3 Cholame #8 SS 2.40 9.2 C B NA 0.20 20 PARKF, C08

4 Imperial Valley 1979 Aeropuerto Mexicali SS 6.5 3.50 8.5 C D NA 0.05 - IMPVALL, H-AEP

5 Agrarias SS 3.05 12.9 - D NA 0.05 - IMPVALL, H-AGR

6 Bonds Corner SS 7.49 2.5 C D NA 0.10 40 IMPVALL, H-BCR

7 Brawley Airport SS 1.55 8.5 C D NA 0.10 40 IMPVALL, H-BRA

8 Calexico Fire Station SS 2.57 10.6 C D NA 0.20 40 IMPVALL, H-CXO

9 EC County Center FF SS 1.76 7.6 C D NA 0.10 35 IMPVALL, H-ECC

10 EC Meloland Overpass FF SS 3.70 0.5 C D NA 0.10 40 IMPVALL, H-EMO (NS23)

11 El Centro Array #1 SS 1.35 15.5 C D NA 0.10 40 IMPVALL, H-E01

12 El Centro Array #4 SS 3.50 4.2 C D NA 0.10 40 IMPVALL, H-E04

13 El Centro Array #5 SS 3.68 1.0 C D NA 0.10 40 IMPVALL, H-E05

14 El Centro Array #6 SS 4.33 1.0 C D NA 0.10 40 IMPVALL, H-E06 (NS21)

15 El Centro Array #7 SS 4.53 0.6 C D NA 0.10 40 IMPVALL, H-E07

16 El Centro Array #8 SS 4.59 3.8 C D NA 0.10 40 IMPVALL, H-E08

17 El Centro Array #10 SS 4.72 8.6 C D NA 0.10 40 IMPVALL, H-E10

18 El Centro Array #11 SS 3.63 12.6 C D NA 0.20 40 IMPVALL, H-E11

19 El Centro Differential Array SS 4.09 5.3 C D NA 0.10 40 IMPVALL, H-EDA

20 Holtville Post Office SS 2.53 7.5 C D NA 0.10 40 IMPVALL, H-HVP

21 SAHOP Casa Flores SS 4.50 11.1 C C NA 0.20 - IMPVALL, H-SHP

22 Westmorland Fire Sta SS 0.75 15.1 C D NA 0.10 40 IMPVALL, H-WSM

23 Coalinga 1983 Pleasant Valley P.P. - bldg RV/OB 6.4 3.73 8.5 - D H 0.20 20 COALINGA, H-PVP

24 Pleasant Valley P.P. - yard RV/OB 5.86 8.5 - D H 0.20 31 COALINGA, H-PVY

25 Morgan Hill 1984 Gilroy Array #4 SS 6.2 3.47 12.8 C D NA 0.10 25 MORGAN, G04

26 Gilroy Array #7 SS 1.32 14.0 C B NA 0.10 30 MORGAN, GMR

27 Halls Valley SS 3.00 3.4 C C NA 0.20 26 MORGAN, HVR

28 Whittier Narrows 1987 Bell Gardens - Jaboneria # TH 6.0 2.51 9.8 C D - 0.25 25 WHITTIER, A-JAB

29 LA - E Vernon Ave # TH 1.90 10.8 C D - 0.18 25 WHITTIER, A-VER

30 La Habra - Briarcliff # TH 1.81 13.5 C C - 0.25 25 WHITTIER, A-BRC

31 West Covina - S Orange # TH 1.22 10.5 C B - 0.23 25 WHITTIER, A-SOR

32 Superstition Hills(B) 1987 El Centro Imp. Co. Cent SS 6.7 3.02 13.9 C D NA 0.10 38 SUPERST, B-ICC

33 Westmorland Fire Sta SS 2.06 13.3 C D NA 0.10 35 SUPERST, B-WSM

34 Loma Prieta 1989 Capitola RV/OB 6.9 3.65 14.5 C C - 0.20 40 LOMAP, CAP

35 Gilroy - Historic Bldg. RV/OB 2.76 12.7 - D F 0.20 38 LOMAP, GOF

36 Gilroy Array #2 RV/OB 3.98 12.7 C D - 0.20 31 LOMAP, G02

37 Gilroy Array #3 RV/OB 5.22 14.4 C D - 0.10 33 LOMAP, G03

38 Erzican, TURKEY 1992 Erzincan SS 6.9 4.78 2.0 C D NA 0.10 - ERZIKAN, ERZ (NF09)

39 Northridge 1994 Canoga Park - Topanga Can TH 6.7 3.68 15.8 C D - 0.05 30 NORTHR, CNP

40 Canyon Country - W Lost Cany TH 4.57 13.0 C D - 0.10 30 NORTHR, LOS

41 Jensen Filter Plant # TH 3.85 6.2 C D - 0.20 - NORTHR, JEN

42 Newhall - Fire Sta # TH 7.10 7.1 C D - 0.12 23 NORTHR, NWH (NS31)

43 Northridge - 17645 Saticoy St TH 4.05 13.3 C D - 0.10 30 NORTHR, STC

44 Rinaldi Receiving Sta # TH 8.69 7.1 C C - - - NORTHR, RRS (NF13)

45 Sepulveda VA # TH 7.08 8.9 C D - 0.10 - NORTHR, SPV (NS33)

46 Sun Valley - Roscoe Blvd TH 2.92 12.3 C D - 0.10 30 NORTHR, RO3

47 Sylmar - Converter Sta # TH 5.82 6.2 C D - - - NORTHR, SCS

48 Sylmar - Converter Sta East # TH 4.35 6.1 C D - - - NORTHR, SCE

49 Sylmar - Olive View Med FF # TH 7.18 6.4 C D - 0.12 23 NORTHR, SYL (NF15)

50 Parkfield 1966 Cholame #12 SS 6.1 5.75 14.7 B B NA 0.20 20 PARKF, C12

51 Temblor pre - 1969 SS 3.64 9.9 B A NA 0.20 15 PARKF, TMB

52 Santa Barbara 1978 Santa Barbara Courthouse RV/OB 6.0 1.74 14.0 * B D H 0.10 26 SBARB, SBA

53 Imperial Valley 1979 Parachute Test Site SS 6.5 1.32 14.2 B D NA 0.10 40 IMPVALL, H-PTS

54 Morgan Hill 1984 Anderson Dam (Downstream) SS 6.2 4.29 2.6 B D NA 0.10 30 MORGAN, AND

55 Gilroy Array #6 SS 2.44 11.8 B B NA 0.10 27 MORGAN, G06

56 N. Palm Springs 1986 Fun Valley RV/OB 6.0 1.51 15.8 B C - 0.25 35 PALMSPR, FVR

57 Morongo Valley RV/OB 2.13 10.1 B C H 0.08 50 PALMSPR, MVH

58 North Palm Springs RV/OB 6.57 8.2 B D H 0.23 20 PARMSPR, NPS

59 Whittier Narrows 1987 Garvey Res. - Vontrol Bldg TH 6.0 2.83 12.1 - B H 0.20 40 WHITTIER, A-GRV

60 Superstition Hills(B) 1987 Parachute Test Site SS 6.7 4.11 0.7 B D NA 0.12 20 SUPERST, B-PTS

61 Loma Prieta 1989 Corralitos RV/OB 6.9 4.74 5.1 B B F 0.20 40 LOMAP, CLS

62 Gilroy - Gavian Coll. RV/OB 2.88 11.6 B B - 0.20 35 LOMAP, GIL

63 Saratoga - Aloha Ave RV/OB 3.56 13.0 B D - 0.10 38 LOMAP, STG

64 Saratoga - W Valley Coll. RV/OB 3.95 13.7 B D - 0.10 38 LOMAP, WVC

65 Landers 1992 Joshua Tree # SS 7.3 2.89 11.6 B C NA 0.07 23 LANDERS, JOS

66 Northridge 1994 Arleta - Nordhoff Fire Sta # TH 6.7 2.32 9.2 B D - 0.12 23 NORTHR, ARL

67 LA - UCLA Grounds TH 3.29 14.9 B - - 0.08 25 NORTHR, UCL

68 N. Hollywood - Coldwater Can TH 3.12 14.6 B C - 0.10 30 NORTHR, CWC

69 Newhall - W. Pico Canyon Rd. TH 4.17 7.1 B C - 0.10 30 NORTHR, WPI

70 Pacoima Dam (downstr) # TH 4.89 8.0 - B - 0.16 23 NORTHR, PAC

71 Pacoima Kagel Canyon # TH 5.15 8.2 B B - 0.14 23 NORTHR, PKC

72 Kobe, JAPAN 1995 KJMA SS 6.9 8.37 0.6 B B NA 0.05 - KOBE, KJM (NF17)

73 Tabas, IRAN 1978 Tabas TH 7.4 7.84 3.0 * - C F 0.05 - TABAS, TAB

*1  unless noted otherwise, earthquake locations are in California

*2  distances marked with a * are hypocentral instead of closest distances

*3  earthquake recordings on NEHRP site class D are listed first (above dividing line), followed by NEHRP site class C

*6  ID's noted (in parentheses) for "pulsive" earthquake records (i,e,. acc. to Alavi & Krawinkler, 1999)

*5  maximum/minimum of two original (i,e., unrotated) horizontal components

*4  eqrthquake recorded on hanging wall (H) or foot wall (F), if applicable

*1 *6

Rclose

(km)

*2

Station

Site Class

Earthquake Location Dir; Filename-Prefix
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A.1 個々の観測地震波記録の資料

Table A.2 Common Set

No. filename Year M PGA Time

(m/s/s) (s)

74 BCJL2 BCJL 3.44 120.00

75 El Centro - EW ELEW 1940 7.0 2.10 53.47

76 El Centro - NS ELNS 3.42 53.75

77 Hachinohe - EW HAEW 1968 7.8 1.83 35.98

78 Hachinohe - NS HANS 2.24 35.98

79 Miyagi - EW MIEW 1978 7.4 2.03 40.87

80 Miyagi - NS MINS 2.58 40.87

81 Taft - EW TAEW 1952 7.7 1.76 54.31

82 Taft - NS TANS 1.53 54.31

name

Table A.3 Kobe Set

No. Station PGA Time

(m/s/s) (s)

83 Famc ��������	 3.45 44.00

84 Fekb �
���	 4.05 35.01

85 Ffka �
���	 8.28 21.10

86 Fkb3 �
���	 3.28 24.99

87 Fkbu ��������	 3.22 29.50

88 Fkob �
���	 8.49 32.10

89 Fkoj �
���	 5.09 15.01

90 Fprl ��������	 6.80 22.01

91 Frki 
���� 3.68 30.01

92 Ftkt ��������� 7.41 25.01

93 Ftzk ��������� 6.38 20.01

Filename

Table A.4 Recent Set

No. Earthquake Location Date Mw PGA Rclose Time

(gal) (km) (s)

94  ����� - �� 2003/9/26 �� HKD100 8.0 810.0 84 299.09 T3HR_NS

95 972.6 T3HR_EW

96 	
 HKD086 738.6 120 234.29 T3NO_NS

97 784.9 T3NO_EW

98 �� HKD077 311.2 136 196.27 T3KS_NS

99 407.2 T3KS_EW

100  ����� - 
� 2003/9/26 �� HKD109 7.1 591.8 92 129.09 TSUR_NS

101 408.8 TSUR_EW

102 �� HKD100 425.9 71 188.00 TSHR_EW

103 �� HKD184 129.8 210 176.93 TSCT_NS

104  ����� - �� 2004/11/29 ��� HKD074 7.1 493.4 66 148.39 T4NS_NS

105 550.2 T4NS_EW

106 �� HKD071 272.1 37 159.99 T4AT_NS

107 415.7 T4AT_EW

108  ������� - �� 2004/9/5 �� MIE008 7.4 165.5 190 246.00 KFNB_EW

109  ��� !�� 2003/7/26 "# MYG010 6.2 249.8 10 299.81 M3IS_NS

110 195.6 M3IS_EW

111  $%�&'�� - �� 2004/10/23 �() NIG021 6.8 1715.5 21 299.99 NFTO_NS

112 849.6 NFTO_EW

113 *�+ NIG019 1147.3 7 299.81 NFOJ_NS

114 1307.9 NFOJ_EW

115 *, NIG020 512.4 11 299.85 NFKI_NS

116 407.4 NFKI_EW

117  $%�&'�� - 
�1 2004/10/23 �() NIG021 6.5 815.5 26 299.81 NSTO_NS

118 811.3 NSTO_EW

119 *, NIG020 526.6 9 299.81 NSKI_NS
120 524.0 NSKI_EW

121 -. NIG017 224.8 17 299.81 NSNG_NS

122 325.3 NSNG_EW

123  $%�&'�� - 
�2 2004/10/27 *, NIG020 6.0 523.1 9 299.81 NTKI_NS

124 387.6 NTKI_EW

125 *�+ NIG019 178.3 22 157.29 NTOJ_NS

126 495.8 NTOJ_EW

127 -. NIG017 228.4 24 153.79 NTNG_NS

128 359.1 NTNG_ES

�
�
�
�

�
�
�

�
	


�
�
�

FilenameStation CodeStation
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A 入力地震動について

Table A.5 Tohoku Set
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�"� ./ 
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�"# $���� �5�!!�&�� �*! 67 +(2!!� )���� ����% +(2!!�&'(

�") 89 �5�!!� ))$�� �)"�% �5�!!�&'( �*� )$��� +(2!!�&��
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�"% <= �5�!!# )!#�� �#��� �5�!!#&'( �*" ��%�* +(2!�!&��

�"* )$*�# �5�!!#&�� �*# >? +(2!�� #)#�$ �")�$ +(2!��&'(
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A.2 観測地震波の基線補正
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Fig. A.1 Ground motion acceleration, velocity and displacement record (Original)

A.2 観測地震波の基線補正

継続時間 tdの地震動では，本来ならば地震発生から td秒後に地面の動きがおさまる。しかしな

がら，実際に観測された地動加速度記録は，強震により加速度計自体が接地面に対して傾く，ある

いは移動することにより，加速度波形 ÿ(t)を積分して速度 ẏ(t)や変位 y(t)を求めると，Fig. A.1

のように，速度および変位は不可解な挙動をとり，それらのオーダーは現実的ではない数値とな

ることがある。そこで大崎らはこれを補正する手法として加速度波形の基線を調整することで時

刻 tdにおける速度応答を 0にする方法を提案している 85)。以下にその概要を示す。

変位，速度，および加速度の修正値 ŷ(t)，ˆ̇y(t)，ˆ̈y(t)が，それぞれ (A.1)，(A.2)，(A.3)式で表

されると仮定する。

ŷ(t) = y(t)−
(
1

2
a0t

2 +
1

6
a1t

3

)
(A.1)

ˆ̇y(t) = ẏ(t)−
(
1

2
a0t+

1

2
a1t

2

)
(A.2)

ˆ̈y(t) = ÿ(t)− (a0t+ a1t) (A.3)
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Fig. A.2 Ground motion acceleration, velocity and displacement record (After baseline cor-
rection)

速度が地動終了時刻 tdに 0とすれば，

ˆ̇y(td) = ẏ(td)−
(
a0td +

1

2
a1t

2
d

)
= 0 (A.4)

となり，これを a0について解くと次式が得られる。

a0 =
ẏ(td)

td
− a1td

2
(A.5)

また，（A.5）式より次式が得られる。

da0
da1

= − td
2

(A.6)

また，時刻 td における残留変形が現実的でない値となることを避けるために，(A.1)式中の 3

次の多項式 a0t
2/2 + a1t

3/6を曲線 y(t)に近似させる。すなわち，最小二乗法により，

ϵ =

∫ td

0

[
y(t)−

(
1

2
a0t

2 +
1

6
a1t

3

)]2
dt

dϵ

da1
(A.7)

として ϵを定義した上で，dε/da1 = 0とする。これと (A.5)， (A.6)式から，a1が次式のように表

される。

a1 =
28

13
· 1

t2d

[
2ẏ(td)−

15

t2d

∫ td

0
y(t)(3tdt

2 − 2t3)dt

]
(A.8)
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Fig. A.3 Ground motion acceleration, velocity and displacement record (After baseline cor-
rection + Low cut filter)

また Fig. A.2に示すように，基線補正後にも低振動数成分の影響が残り，変位波形のオーダー

が現実的でない値となる加速度記録が見受けられたため，本研究では上記の大崎の手法に加え，

周波数領域において以下に示すローカットフィルターを施した。

H(f) =
1

1− (f0/f)2 − 2h(f0/f)i
· 1√

1 + (f1/f)2
(A.9)

ここに，h = 0.552，f0 = 0.05 (Hz)，f1 = 0.001 (Hz)。

(A.9)式を用い，ローカットフィルターを施した加速度波形は次式で表される。

A(t) =

∫ ∞

−∞
H(if) · F (if)ei2πftdf (A.10)

ここに，F (if) =

∫ ∞

−∞
ˆ̈y(t)e−i2πftdt。

Fig. A.3に基線補正とローカットフィルターを施した加速度，および速度，変位波形を示す。速

度波形は，元の波形で見られたような挙動は示しておらず，変位波形も現実的な値となっている。

149



A 入力地震動について

A.3 模擬地震波の作成法

地震動の時刻歴加速度波形 ÿ(t)は，フーリエ振幅スペクトルを二乗して継続時間で除すことで

求まるパワースペクトル密度を用い次式で表すことができる 96)。

ÿ(t) =

N/2∑
i=1

√
2S(ωi)∆ω · cos(ωit− ϕi) (A.11)

ここに，S(ωi)と ϕiはそれぞれ i次のパワースペクトル密度とフーリエ位相スペクトル，ωiは i

次の円振動数，∆ω = 2π/(N Δ t)，N は離散化された時刻歴波形のデータ数，∆tは地震動の時

間刻みである。

S(ωi)は地盤条件によって異なるものであり 97)，このことを考慮したパワースペクトル密度が

金井・多治見によって提案されている 98)。

S(ω;ωg) =

1 + 4h2g

(
ω

ωg

)2

[
1−

(
ω

ωg

)2
]2

+ 4h2g

(
ω

ωg

)2
·

(
ω
ωf

)2
[
1−

(
ω

ωf

)2
]2

+ 4h2f

(
ω

ωf

)2
S0(ωg) (A.12)

ここに，ωは円振動数，ωg は地盤の卓越円振動数であり，ωf，hg，hf はいずれもスペクトル形

状を表現するためのパラメータである。また S0(ωg)はスペクトル強度であり，次式から求めら

れる。

S0(ωg) =
1

(P (ωg))2 ·Var∗(ωg)
(A.13)

ここに，Var∗(ωg) =

∫ ∞

−∞
S(ω;ωg)/S0(ωg)dω。また，P (ωg)はピークファクターであり，次式か

ら求められる 99)。

P (ωg) =

√
2 ln

(
2.8 · Ω(ωg) · td

2π

)
(A.14)

ここに，tdは地震動の継続時間である。また Ω(ωg)は次式で与えられる。

Ω(ωg) =

√√√√√√√
∫ ∞

−∞
ω2S(ω;ωg)dω∫ ∞

−∞
S(ω;ωg)dω

(A.15)

姜・森の手法で用いられている ωg，ωf，hg，hf，Var∗(ωg)，Ω(ωg)の値を地盤種別毎に Table

A.6に示す。
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Table A.6 Parameter of power spectral density

Soil type ωg ωf hg hf Var∗(ωg) Ω(ωg)

Hard soil 15 1.5 0.6 0.6 184.111 46.276
Medium soil 10 1.0 0.4 0.6 125.529 21.963

Soft soil 7.5 0.75 0.3 0.6 104.869 13.1275

姜・森は (A.12)式を平均パワースペクトル密度とした上で，パワースペクトル密度の平方根が

各円振動数で対数標準偏差 0.4の対数正規分布していると仮定し，応答スペクトルの相関係数が

Baker& Jayaramの提案するモデル 92)に準じることを考慮しつつ，相関を有するパワースペクト

ル密度 S(ωi)を次式により評価している。

S(ωi) =

(
exp

(
σlnS1/2(w) ·Xi + ln

√
S(ωi;ωg)

))2

(A.16)

=

(
exp

(
0.4Xi + ln

√
S(ωi;ωg)

))2

ここに，Xi は次式の相関を有する正規乱数である 100)。

ρlnS1/2(ω1),lnS1/2(ω2)
= 1− 0.4 · | ln(ω2/ω1)| (A.17)

また，フーリエ位相スペクトルは位相差分スペクトルから得られた位相差分の乱数値を順次足

し合わせることにより求められる 85)。姜・森は位相差分スペクトルが概ね正規分布に従うとした

上で，その平均値，標準偏差を既往研究 101) ‐ 103) を参照しつつ Table A.7に示す値に設定してい

る。既往研究 85) によれば，この標準偏差の値によって地震動の包絡形状を制御することができ

る。なお，Table A.7には地震動の継続時間も併せて示している。

Table A.7 Parameter of phase differences spectrum

Intraplate Interplate

Mean (×2π) 0.5 0.5
Standard deviation (×2π) 0.025 0.075

Duration (s) 40.96 163.84

上記のようにして求めた模擬地震動の一例を Fig. A.4に示す。Fig. A.4(a)は直下型，(b)は海溝

型であり，(1)，(2)，(3)はそれぞれ硬質，標準，軟弱地盤での地震動である。なお，これらの地

震動はいずれも PGV = 50 (kine)で基準化し，また直下型，海溝型の地震動の継続時間 tdはそれ

ぞれ 40.96，163.84秒としている。

姜・森の手法により求めた模擬地震動の応答スペクトルの固有周期間の相関係数はBaker& Jayaram

の提案するモデルと概ね一致するとされている 87)。
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Fig. A.4 Simulated ground motion
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付録B 履歴ダンパーの設置された鋼構造多層骨
組の最大変位応答評価法に関する解析
結果

Kang & Moriの提案する IMPの適応範囲を制振構造物にまで広げた手法（2.3.3項）とダンパー

の塑性化の影響を考慮した高次モード応答の簡易評価法を用いた提案手法（3章）の応答評価精

度を，「κ = 2.00, 1.00, 0.50, 0.25」，「ν = 1.00, 0.75, 0.50, 0.25」の計 16の組み合わせにより復元力

特性を設定した履歴ダンパーを有する 12F modelを対象として Fig. B.1～Fig. B.32に示す。なお，

図番号が奇数のものは IMPの適応範囲を制振構造物にまで広げた手法（図中には Kang & Mori’s

methodと表記），偶数のものは提案手法の結果を示す。これらの図は左から (a) Full model, (b) Half

model, (c) Odd modelであり，上段は全層中の最大層間変形角 θ̂（縦軸）と時刻歴応答解析から得

られる全層中の最大層間変形角 θ（横軸）を両対数軸グラフ上にプロットしたときの回帰直線の一

対一の直線からの偏差 aおよび回帰直線まわりの対数標準偏差 σ（おおよそ変動係数に相当）を

示すものである。また下段には層毎の最大層間変形角の偏差 aと対数標準偏差 σを示す。
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Fig. B.1 Accuracy of Kang & Mori’s method (κ=0.25, ν=0.25)
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Fig. B.2 Accuracy of proposed method (κ=0.25, ν=0.25)
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Fig. B.3 Accuracy of Kang & Mori’s method (κ=0.25, ν=0.5)

amax 1.082= stdmax 0.099=amax 1.074= stdmax 0.097= amax 1.069= stdmax 0.096=
0.1 0.1

(b) Half model
Story

(c) Odd model
Story

(a) Full model
Story

0.1

0.01

0.001
0.001 0.10.01

0.1

0.01

0.001
0.001 0.01

0.1

0.01

0.001
0.001 0.01

5 10 5 10 5 10

0.1

0.2

1.0

1.1

1.2

0.9

0.8

0.1

0.2

1.0

1.1

1.2

0.9

0.8

0.1

0.2

1.0

1.1

1.2

0.9

0.8

Fig. B.4 Accuracy of proposed method (κ=0.25, ν=0.5)
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Fig. B.5 Accuracy of Kang & Mori’s method (κ=0.25, ν=0.75)
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Fig. B.6 Accuracy of proposed method (κ=0.25, ν=0.75)
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Fig. B.7 Accuracy of Kang & Mori’s method (κ=0.25, ν=1.0)
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Fig. B.8 Accuracy of proposed method (κ=0.25, ν=1.00)
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Fig. B.9 Accuracy of Kang & Mori’s method (κ=0.5, ν=0.25)
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Fig. B.10 Accuracy of proposed method (κ=0.5, ν=0.25)
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Fig. B.11 Accuracy of Kang & Mori’s method (κ=0.5, ν=0.5)
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Fig. B.12 Accuracy of proposed method (κ=0.5, ν=0.5)
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Fig. B.13 Accuracy of Kang & Mori’s method (κ=0.5, ν=0.75)
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Fig. B.14 Accuracy of proposed method (κ=0.5, ν=0.75)
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Fig. B.15 Accuracy of Kang & Mori’s method (κ=0.5, ν=1.0)
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Fig. B.16 Accuracy of proposed method (κ=0.5, ν=1.0)
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Fig. B.17 Accuracy of Kang & Mori’s method (κ=1.0, ν=0.25)
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Fig. B.18 Accuracy of proposed method (κ=1.0, ν=0.25)
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Fig. B.19 Accuracy of Kang & Mori’s method (κ=1.0, ν=0.5)
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Fig. B.20 Accuracy of proposed method (κ=1.0, ν=0.5)
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Fig. B.21 Accuracy of Kang & Mori’s method (κ=1.0, ν=0.75)
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Fig. B.22 Accuracy of proposed method (κ=1.0, ν=0.75)
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Fig. B.23 Accuracy of Kang & Mori’s method (κ=1.0, ν=1.0)

amax 1.088= stdmax 0.109=amax 1.074= stdmax 0.084= amax 1.082= stdmax 0.092=
0.1 0.1

(b) Half model
Story

(c) Odd model
Story

(a) Full model
Story

0.1

0.01

0.001
0.001 0.10.01

0.1

0.01

0.001
0.001 0.01

0.1

0.01

0.001
0.001 0.01

5 10 5 10 5 10

0.1

0.2

1.0

1.1

1.2

0.9

0.8

0.1

0.2

1.0

1.1

1.2

0.9

0.8

0.1

0.2

1.0

1.1

1.2

0.9

0.8

Fig. B.24 Accuracy of proposed method (κ=1.0, ν=1.0)
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Fig. B.25 Accuracy of Kang & Mori’s method (κ=2.0, ν=0.25)
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Fig. B.26 Accuracy of proposed method (κ=2.0, ν=0.25)

166



amax 1.043= stdmax 0.105=amax 1.047= stdmax 0.083= amax 1.027= stdmax 0.228=
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Fig. B.27 Accuracy of Kang & Mori’s method (κ=2.0, ν=0.5)
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Fig. B.28 Accuracy of proposed method (κ=2.0, ν=0.5)
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Fig. B.29 Accuracy of Kang & Mori’s method (κ=2.0, ν=0.75)
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Fig. B.30 Accuracy of proposed method (κ=2.0, ν=0.75)
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amax 1.028= stdmax 0.245= amax 1.066= stdmax 0.105=amax 1.045= stdmax 0.08=
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Fig. B.31 Accuracy of Kang & Mori’s method (κ=2.0, ν=1.0)
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Fig. B.32 Accuracy of proposed method (κ=2.0, ν=1.0)
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付録C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に
関する解析結果

ln(SIµ) ‐ ln(d0)関係を σSI と併せて Fig. C.1～Fig. C.51に示す。図中の実線は回帰分析により

直接求めた直線，破線は (4.5)～(4.8)式および Table 4.1により近似評価した直線を表す。またこ

れらの図中において，(1-a, b, c, d)はそれぞれ固有周期 T1 = 0.10，0.15，0.20，0.25，(2-a, b, c, d)

はそれぞれ固有周期 T1 = 0.35，0.50，0.75，1.00，(3-a, b, c, d)はそれぞれ固有周期 T1 = 1.25，

1.50，1.75，2.00の結果を示す。

弾塑性一質点系の最大変位応答の簡易評価法による推定値と時刻歴応答解析結果との比較を

Fig.C.52～Fig. C.108に示す。Fig. C.52～Fig. C.57は完全弾塑性一質点系を対象としたものであ

り，それぞれエネルギー一定則（図中では ECRと表記，以下同様），変位一定則（DCR），Chopra

& Chintanapakdeeの手法（CR method），等価線形化手法（ELT），積分範囲を 1.0T1から 2.8T1

とした SIn.p.を用いた北原・伊藤の手法（SIn.p. (1.0T1～2.8T1)），積分範囲を 0.9T1から 1.2T1と

した SIn.p.を用いた北原・伊藤の手法（SIn.p. (0.9T1～1.2T1)）の解析結果である。また 4章で述

べた提案手法の結果を Fig. C.58～Fig. C.108に示す。

各応答評価手法による評価の偏り aおよび評価のばらつき σを Fig. C.113～Fig. C.178に示す。
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.1 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear, α = 0.00)

Fig. C.2 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear, α = 0.03)
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Fig. C.3 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear, α = 0.06)

Fig. C.4 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear, α = 0.10)
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.5 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear, α = 0.20)

Fig. C.6 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear, α = 0.30)
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Fig. C.7 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear, α = 0.40)

Fig. C.8 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear, α = 0.50)
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.9 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear, α = 0.60)

Fig. C.10 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear, α = 0.70)
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Fig. C.11 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear, α = 0.80)

Fig. C.12 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear, α = 0.90)
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.13 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear, α = 0.99)

Fig. C.14 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear-slip, α = 0.00)
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Fig. C.15 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear-slip, α = 0.03)

Fig. C.16 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear-slip, α = 0.06)
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.17 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear-slip, α = 0.10)

Fig. C.18 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear-slip, α = 0.20)
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Fig. C.19 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear-slip, α = 0.30)

Fig. C.20 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear-slip, α = 0.40)
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.21 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear-slip, α = 0.50)

Fig. C.22 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear-slip, α = 0.60)
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Fig. C.23 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear-slip, α = 0.70)

Fig. C.24 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear-slip, α = 0.80)
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.25 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear-slip, α = 0.90)

Fig. C.26 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Bi-linear-slip, α = 0.99)
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Fig. C.27 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.00)

Fig. C.28 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.03)
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.29 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.06)

Fig. C.30 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.10)
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Fig. C.31 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.20)

Fig. C.32 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.30)
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.33 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.40)

Fig. C.34 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.50)
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Fig. C.35 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.60)

Fig. C.36 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.70)
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.37 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.80)

Fig. C.38 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.90)
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Fig. C.39 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.99)

Fig. C.40 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.00, β = 0.00)

191
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Fig. C.41 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.03, β = 0.00)

Fig. C.42 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.06, β = 0.00)
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Fig. C.43 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.10, β = 0.00)

Fig. C.44 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.20, β = 0.00)
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Fig. C.45 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.30, β = 0.00)

Fig. C.46 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.40, β = 0.00)
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Fig. C.47 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.50, β = 0.00)

Fig. C.48 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.60, β = 0.00)
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Fig. C.49 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.70, β = 0.00)

Fig. C.50 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.80, β = 0.00)
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Fig. C.51 Relationship between ln(SIµ) and ln(d0) (Tri-linear, α = 0.99, β = 0.00)
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.52 Relationship between µNDA and µest (ECR, Bi-linear, α = 0.00)

Fig. C.53 Relationship between µNDA and µest (DCR, Bi-linear, α = 0.00)
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Fig. C.54 Relationship between µNDA and µest (CR method, Bi-linear, α = 0.00)

Fig. C.55 Relationship between µNDA and µest (ELT, Bi-linear, α = 0.00)
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.56 Relationship between µNDA and µest (SIn.p. (1.0T1～2.8T1), Bi-linear, α = 0.00)

Fig. C.57 Relationship between µNDA and µest (SIn.p. (0.9T1～1.2T1), Bi-linear, α = 0.00)
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Fig. C.58 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear, α = 0.00)

Fig. C.59 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear, α = 0.03)
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.60 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear, α = 0.06)

Fig. C.61 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear, α = 0.10)
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Fig. C.62 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear, α = 0.20)

Fig. C.63 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear, α = 0.30)
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.64 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear, α = 0.40)

Fig. C.65 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear, α = 0.50)
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Fig. C.66 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear, α = 0.60)

Fig. C.67 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear, α = 0.70)
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.68 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear, α = 0.80)

Fig. C.69 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear, α = 0.90)
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Fig. C.70 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear, α = 0.99)

Fig. C.71 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear-slip, α = 0.00)
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.72 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear-slip, α = 0.03)

Fig. C.73 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear-slip, α = 0.06)
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Fig. C.74 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear-slip, α = 0.10)

Fig. C.75 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear-slip, α = 0.20)
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.76 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear-slip, α = 0.30)

Fig. C.77 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear-slip, α = 0.40)
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Fig. C.78 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear-slip, α = 0.50)

Fig. C.79 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear-slip, α = 0.60)
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Fig. C.80 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear-slip, α = 0.70)

Fig. C.81 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear-slip, α = 0.80)

212



Fig. C.82 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear-slip, α = 0.90)

Fig. C.83 Relationship between µNDA and µpro (Bi-linear-slip, α = 0.99)
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Fig. C.84 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.00)

Fig. C.85 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.03)
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Fig. C.86 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.06)

Fig. C.87 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.10)
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C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

Fig. C.88 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.20)

Fig. C.89 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.30)
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Fig. C.90 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.40)

Fig. C.91 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.50)
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Fig. C.92 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.60)

Fig. C.93 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.70)
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Fig. C.94 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.80)

Fig. C.95 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.90)
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Fig. C.96 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.99)

Fig. C.97 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.00, β = 0.00)
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Fig. C.98 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.03, β = 0.00)

Fig. C.99 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.06, β = 0.00)

221
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Fig. C.100 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.10, β = 0.00)

Fig. C.101 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.20, β = 0.00)
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Fig. C.102 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.30, β = 0.00)

Fig. C.103 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.40, β = 0.00)
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Fig. C.104 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.50, β = 0.00)

Fig. C.105 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.60, β = 0.00)

224



Fig. C.106 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.70, β = 0.00)

Fig. C.107 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.80, β = 0.00)
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Fig. C.108 Relationship between µNDA and µpro (Tri-linear, α = 0.99, β = 0.00)
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Fig. C.109 “a” and “σ” (Bi-linear, α = 0.00)
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Fig. C.110 “a” and “σ” (Bi-linear, (a) α = 0.03, (b) α = 0.06, (c) α = 0.10)
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Fig. C.111 “a” and “σ” (Bi-linear, (a) α = 0.20, (b) α = 0.30, (c) α = 0.40)
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Fig. C.112 “a” and “σ” (Bi-linear, (a) α = 0.50, (b) α = 0.60, (c) α = 0.70)
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Fig. C.113 “a” and “σ” (Bi-linear, (a) α = 0.80, (b) α = 0.90, (c) α = 0.99)

� ��� ���

���

���

���

���

���

���

�

������

���������	�
����

���
�
������������������������������

���

��� �

���

	�
���

���

���� �

Fig. C.114 “a” and “σ” (Bi-linear-slip, α = 0.00)
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Fig. C.115 “a” and “σ” (Bi-linear-slip, (a) α = 0.03, (b) α = 0.06, (c) α = 0.10)
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Fig. C.116 “a” and “σ” (Bi-linear-slip, (a) α = 0.20, (b) α = 0.30, (c) α = 0.40)
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Fig. C.117 “a” and “σ” (Bi-linear-slip, (a) α = 0.50, (b) α = 0.60, (c) α = 0.70)
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Fig. C.118 “a” and “σ” (Bi-linear-slip, (a) α = 0.80, (b) α = 0.90, (c) α = 0.99)
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Fig. C.119 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.03, β = 0.00)
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Fig. C.120 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.03, (a) β = 0.03, (b) β = 0.06, (c) β = 0.10)
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Fig. C.121 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.03, (a) β = 0.20, (b) β = 0.30, (c) β = 0.40)
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Fig. C.122 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.03, (a) β = 0.50, (b) β = 0.60, (c) β = 0.70)
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Fig. C.123 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.03, (a) β = 0.80, (b) β = 0.90, (c) β = 0.99)
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Fig. C.124 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.06, β = 0.00)
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Fig. C.125 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.06, (a) β = 0.03, (b) β = 0.06, (c) β = 0.10)
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Fig. C.126 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.06, (a) β = 0.20, (b) β = 0.30, (c) β = 0.40)
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Fig. C.127 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.06, (a) β = 0.50, (b) β = 0.60, (c) β = 0.70)
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Fig. C.128 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.06, (a) β = 0.80, (b) β = 0.90, (c) β = 0.99)
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Fig. C.129 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.10, β = 0.00)
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Fig. C.130 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.10, (a) β = 0.03, (b) β = 0.06, (c) β = 0.10)

237



C 弾塑性一質点系の最大変位応答評価法に関する解析結果

� ��� ���

���

���

���

���

���

���

�
������ � ��� ��������� � ��� ���������

Fig. C.131 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.10, (a) β = 0.20, (b) β = 0.30, (c) β = 0.40)
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Fig. C.132 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.10, (a) β = 0.50, (b) β = 0.60, (c) β = 0.70)
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Fig. C.133 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.10, (a) β = 0.80, (b) β = 0.90, (c) β = 0.99)
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Fig. C.134 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.20, β = 0.00)
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Fig. C.135 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.20, (a) β = 0.03, (b) β = 0.06, (c) β = 0.10)
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Fig. C.136 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.20, (a) β = 0.20, (b) β = 0.30, (c) β = 0.40)
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Fig. C.137 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.20, (a) β = 0.50, (b) β = 0.60, (c) β = 0.70)
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Fig. C.138 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.20, (a) β = 0.80, (b) β = 0.90, (c) β = 0.99)
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Fig. C.139 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.30, β = 0.00)
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Fig. C.140 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.30, (a) β = 0.03, (b) β = 0.06, (c) β = 0.10)
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Fig. C.141 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.30, (a) β = 0.20, (b) β = 0.30, (c) β = 0.40)
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Fig. C.142 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.30, (a) β = 0.50, (b) β = 0.60, (c) β = 0.70)
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Fig. C.143 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.30, (a) β = 0.80, (b) β = 0.90, (c) β = 0.99)
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Fig. C.144 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.40, β = 0.00)
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Fig. C.145 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.40, (a) β = 0.03, (b) β = 0.06, (c) β = 0.10)
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Fig. C.146 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.40, (a) β = 0.20, (b) β = 0.30, (c) β = 0.40)
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Fig. C.147 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.40, (a) β = 0.50, (b) β = 0.60, (c) β = 0.70)
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Fig. C.148 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.40, (a) β = 0.80, (b) β = 0.90, (c) β = 0.99)
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Fig. C.149 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.50, β = 0.00)
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Fig. C.150 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.50, (a) β = 0.03, (b) β = 0.06, (c) β = 0.10)
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Fig. C.151 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.50, (a) β = 0.20, (b) β = 0.30, (c) β = 0.40)
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Fig. C.152 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.50, (a) β = 0.50, (b) β = 0.60, (c) β = 0.70)
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Fig. C.153 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.50, (a) β = 0.80, (b) β = 0.90, (c) β = 0.99)
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Fig. C.154 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.60, β = 0.00)
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Fig. C.155 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.60, (a) β = 0.03, (b) β = 0.06, (c) β = 0.10)
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Fig. C.156 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.60, (a) β = 0.20, (b) β = 0.30, (c) β = 0.40)
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Fig. C.157 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.60, (a) β = 0.50, (b) β = 0.60, (c) β = 0.70)
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Fig. C.158 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.60, (a) β = 0.80, (b) β = 0.90, (c) β = 0.99)
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Fig. C.159 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.70, β = 0.00)
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Fig. C.160 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.70, (a) β = 0.03, (b) β = 0.06, (c) β = 0.10)
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Fig. C.161 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.70, (a) β = 0.20, (b) β = 0.30, (c) β = 0.40)
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Fig. C.162 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.70, (a) β = 0.50, (b) β = 0.60, (c) β = 0.70)
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Fig. C.163 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.70, (a) β = 0.80, (b) β = 0.90, (c) β = 0.99)
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Fig. C.164 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.80, β = 0.00)
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Fig. C.165 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.80, (a) β = 0.03, (b) β = 0.06, (c) β = 0.10)
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Fig. C.166 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.80, (a) β = 0.20, (b) β = 0.30, (c) β = 0.40)
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Fig. C.167 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.80, (a) β = 0.50, (b) β = 0.60, (c) β = 0.70)
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Fig. C.168 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.80, (a) β = 0.80, (b) β = 0.90, (c) β = 0.99)
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Fig. C.169 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.90, β = 0.00)
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Fig. C.170 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.90, (a) β = 0.03, (b) β = 0.06, (c) β = 0.10)
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Fig. C.171 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.90, (a) β = 0.20, (b) β = 0.30, (c) β = 0.40)
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Fig. C.172 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.90, (a) β = 0.50, (b) β = 0.60, (c) β = 0.70)
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Fig. C.173 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.90, (a) β = 0.80, (b) β = 0.90, (c) β = 0.99)
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Fig. C.174 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.99, β = 0.00)
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Fig. C.175 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.99, (a) β = 0.03, (b) β = 0.06, (c) β = 0.10)
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Fig. C.176 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.99, (a) β = 0.20, (b) β = 0.30, (c) β = 0.40)
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Fig. C.177 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.99, (a) β = 0.50, (b) β = 0.60, (c) β = 0.70)
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Fig. C.178 “a” and “σ” (Tri-linear, α = 0.99, (a) β = 0.80, (b) β = 0.90, (c) β = 0.99)
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