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『耐震工学　教養から基礎・応用へ』第1刷正誤表

この度は，標記書籍をお買い求めいただき誠にありがとうございました。
標記書籍に誤りがありました。訂正し，深くお詫び申し上げます。

ページ
数 位置 誤 正

24 図2.1内 ラチス海 テチス海
51 2行目 川船で火災から難を逃れた 川船で揺れから難を逃れた
111 6行目 fH≈4.9 Hz，fV≈24.7 Hz fH≈15.3 Hz，fV≈76.3 Hz

下から7行目 fVs≈1.2 Hzとなる fVs≈1.6 Hzとなる
下から3～4行
目

は2 Hz程度であり，図6.d（b）の柱剛性を考慮した場
合の20 Hz以上と比べて10分の1となる

は2～3 Hz程度であり，図6.d（b）の柱剛性を考慮し
た場合の70 Hz以上と比べて数十分の1となる

122 式（7.24）

1 2 2 第 II部―耐震工学の基礎―第7章―1自由度系の振動

（3）単位インパルス応答
　微小時間Δtの間だけ一定の外力Fが作用する場合，力積Δt・F = 1のままΔtを無限に小さくすると，
以下のデルタ関数で表される単位インパルスとなる（図7.9（a）（b））。

 δ（t）= lim
Δt→0

 
1

Δt｛
U（t −Δt）− U（t）｝=

dU（t）
dt

 （7.24）

これは，ディラックのデルタ関数として以下のように定義される。

 
∞

− ∞

δ（t −τ）f（t）dt = f（τ） （7.25）

デルタ関数は陽に書けない特殊な関数（超関数）であるが，その性質は以下のように表せる。

 
∞

− ∞

δ（t）dt = 1

 δ（t）= 0　　（t ≠ 0） 
（7.26）

これより，デルタ関数の値は∞となる。
　単位インパルス外力に対する1自由度系の応答x（t）は，式（7.24）の関係からΔtの時間差で逆向きの
ステップ荷重をかけてΔt→0とすることに相当するので，式（7.22），（7.23）でF = 1の場合のステップ
応答xU（t）の導関数として以下のように表すことができる。

 x（t）= lim
Δt→0

 
1

Δt｛
xU（t）− xU（t −Δt）｝= x

●

U（t）=
1

m
 

1

　1 − h2 ω
e − hωt sin 　1 − h2 ωt （7.27）

式（7.27）を図7.9（c）に示す。これはたとえば，建物に衝撃力を与えたときの振動にあたり，運動量
と力積との関係から定まる初速度v0 = 1/mをもつ減衰自由振動に一致する。初期変位はd0 = 0である。
地動加速度が単位インパルスの場合は式（7.24）で単位インパルス外力を −mδ（t）に置き換えると考
えれば，式（7.27）の右辺に −mを乗じればよい。

（b）ステップ応答（a）ステップ関数
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 図7.8 　ステップ関数とステップ応答

（a）デルタ関数 （b）単位インパルスとステップ関数の関係 （c）インパルス応答

h=0.05

h=0.0

h=0.2h=1.0

ωt/π
0

0.5

−0.5

0

1.0

−1.0 1 2 3 4 5

u/ （
F/
m
）

0

δ（t）

t

= −

0

P（t）

t
0

t
0

t

F
∆t

∆t ∆t

F
∆t

F
∆t

 図7.9 　単位インパルス（デルタ関数）とインパルス応答
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123 下から3行目 このときの絶対変位応答は このときの相対変位応答は
128 脚注＊3の

2本目の式 xo（t）=
x（t）＋ x（ − t）

2
xo（t）=

x（t）−  x（ − t）
2

130 式（3）
最後の行

1 3 0 第 II部―耐震工学の基礎―第7章―1自由度系の振動

〈振動方程式のフーリエ解析に必要な関係式〉

（1）時間推移
　式（7.51）左辺で t − t0 = sとしてフーリエ変換すると，以下のように導出できる。

 

∞

− ∞

x（t − t0）e − iωtdt =
∞

− ∞

x（s）e − iω（s + t0）ds =［
∞

− ∞

x（s）e − iωsds］e − iωt0 = X（ω）e − iωt0 （1）

すなわち，時間領域で時間ずれがある場合は，振動数領域では振動数に比例する位相を乗じた形に

なる。デジタルデータの時間刻みより小さい時間ずれを調整したい場合など，時間領域では困難な

場合でも，振動数領域で式（1）を使えば任意の t0で時間軸上のずれを調整できる。

（2）時間微分・時間積分
　 lim

t→ ± ∞
 x（t）= 0のとき，x

●（t）のフーリエ変換は部分積分を用いて以下のように導出できる。

 

∞

− ∞

x
●（t）e − iωtdt =［x（t）e − iωt］∞− ∞ + iω

∞

− ∞

x（t）e − iωtdt = iωX（ω） （2）

この式から，1階の時間微分は振動数領域では iωを乗じるだけで容易に計算できる。
　同様に時間積分はX（ω）/iωとなるが，ω= 0における値X（0）を考慮するとX（ω）/iω+πX（0）δ（ω）
となる。第2項は振動数領域のデルタ関数なので，後述する式（8）から時間領域で定数となり，積

分定数に相当する。地震動の加速度を扱う場合はX（0）= 0となる場合が多いが，断層近傍の地震動

など残留変位がある場合（変位入力がステップ関数やフリングステップに近い場合）には，加速度

を積分して変位を求めるときに注意が必要である。

（3）合積
　合積とフーリエ変換の積分の順序を交換し，式（1）の関係を使って以下のように導出できる。

 

∞

− ∞

［x1（t）＊ x2（t）］e − iωtdt =
∞

− ∞［
∞

− ∞

x1（s）x2（t − s）ds］e − iωtdt

 =
∞

− ∞

x1（s）［
∞

− ∞

x2（t − s）e − iωtdt］ds =
∞

− ∞

x1（s）［X2（ω）e − iωs］ds

 =［
∞

− ∞

x1（s）e − iωsds］X2（s）= X1（ω）X2（ω） （3）

この関係によれば，式（7.28）でデュアメル積分により応答を計算する代わりに，振動数領域で積を

求めればよい。詳しくは7.3.2節で説明する。

（4）対称性・スケーリング
　フーリエ変換の定義式（7.40）から，変数を置換すれば以下の関係が求められる。

 X（t）↔ 2πx（ −ω） （4）

 x（ − t）↔ − X（ω） （5）

 x（at）↔
1

｜a｜
X（ ωa ） （6）

Note
7.2
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式（5） x（ − t）↔ − X（ω） x（ − t）↔ X（ −ω）
131 7行目 dU（t）/dt =δ（ω）から iωX（ω）= 1。時間微分の式を dU（t）/dt =δ（t）から iωX（ω）= 1。時間積分の式を
132 下から2行目 −mω2X（ω）+ ciωX（ω）+ kX（ω）=mXpg（ω） −mω2X（ω）+ ciωX（ω）+ kX（ω）= −mXpg（ω）
139 式 （7.65） 

7.4―時間積分法 1 3 9

7.4.1	 ニューマークのβ法
（1）振動方程式の離散表現とニューマークのβ法
　地動入力を受ける1自由度系の振動方程式（7.2）において，時刻 tn = nΔtのときの変位をxnとすれば，
振動方程式は以下のように表せる。

 mxpn + cx
●

n + kxn = −mxp gn （7.61）

ニューマークのβ法では，時刻 tn + 1 = tn +Δtのときの相対変位と相対速度を，時刻 tnと tn + 1の値を用
いて以下のように表す。

 xn + 1 = xn + x
●

nΔt +
1

2
｛（1 − 2β）xpn + 2βxpn + 1｝Δt2 （7.62）

 x
●

n + 1 = x
●

n +
1

2
（xpn + xpn + 1）Δt （7.63）

ここで，βは後述する定数である。式（7.62）は，Δt3の項までテイラー展開（Note 10.1を参照）を行
い，その係数の1/6をβ，xqn =（xpn + 1 − xpn）/Δtとおけば得られる。式（7.63）の第2項は，Δtの間の加速
度の変化が線形として，その積分を台形公式で表現したと考えればよい。あるいは，Δtの間の加速度
が平均値で一定と考えても同じ形となる。
　加速度は式（7.61）から以下のように表される。

 xpn + 1 = −
c

m
 x

●

n + 1 −
k

m
 xn + 1 − xp gn + 1 （7.64）

ここに式（7.62），（7.63）を代入して，

 xpn + 1 = −
xp gn + 1 +

c

m
（x● n +

1

2
 xpnΔt）+

k

m
（xn + x

●

nΔt +βxpnΔt2）

1 +
c

2m
Δt +β

k

m
Δt2

 （7.65）

を得る。c/m = 2hω，k/m =ω2により，1自由度系の固有円振動数と減衰定数で表してもよい。式
（7.65）において時刻 tnにおける変位xn，速度x

●

n，加速度xpnと時刻 tn + 1の地動入力xp gn + 1があれば，時
刻 tn + 1の加速度xpn + 1が計算でき，式（7.63）からx

●

n + 1，式（7.62）からxn + 1がそれぞれ計算できる。こ
れを繰り返せば，時刻 tnの値から次の時刻 tn + 1の値を順次計算できる。
　この計算手順によれば，応答を高速に計算できるだけでなく，1自由度系の特性（剛性kなど）が振
幅や履歴により変化する非線形・弾塑性特性を示す場合（7.5節）でも，式（7.65）で各時刻の値とし
て表現できれば計算できる。これは他の応答計算法にはない大きな利点である。また，第8章で述べ
る多自由度系の場合は，式（7.62）～（7.64）の変位をベクトル，質量・減衰・剛性を行列で扱うことに
より同様に計算できる。
（2）βの値と計算の安定性
　式（7.62）に含まれる定数βはΔt間の相対加速度の変化に対応しており，1/4または1/6が多用され
る。β= 1/4の場合は，式（7.62）の右辺｛　｝内が（xpn + xpn + 1）/2となることから，テイラー展開のΔt2項
の相対加速度をΔt間の平均値とすることに対応する。この場合を平均加速度法という。β= 1/6の場
合は，Δt間に加速度が線形変化することに対応し，線形加速度法とよぶ。このほか，β= 1/8は段階加
速度法，β= 0は衝撃加速度法に対応する。
　数値積分で繰り返し計算を行う際に，打切り誤差による発散などの不安定現象を防ぐには，時間刻
みΔtが対象とする構造物の固有周期Tに対して十分小さいことが必要である。ニューマークのβ法が
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140 式 （7.68）
最後の行

1 4 0 第 II部―耐震工学の基礎―第7章―1自由度系の振動

安定する条件は，β= 1/4では常に安定（無条件安定），β= 1/6ではΔt ≤ 0.55Tのとき安定（条件付安
定）。これは図7.19で示したサンプリングの条件Δt ≤ T/2に近い。実際には計算精度を確保するため，
これより十分な余裕をもって時間刻みを細かくする必要があることは周波数応答解析と同様である。

7.4.2	 ニガム法
　ニガム法は，1自由度系の応答を厳密解にもとづいて順次計算する方法である。地動加速度xp gnが時
間刻みΔtの間で線形変化するとして，時刻 tnと tn + 1の間で以下のようになる。

 xp g（t）=
xp gn + 1 − xp gn
Δt （t − tn） （7.66）

これを式（7.2）に代入して時刻 tnと tn + 1の間の運動方程式を求め，初期条件として t = tnの変位と速度
を与えて t = tn + 1の変位と速度を求める。その結果をまとめると次式となる＊1。
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の要素は次のようになる。
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 （7.68）
　加速度は，式（7.64）と同様に変位，速度と地動加速度を振動方程式に代入して求めればよい。ωは
固有円振動数，ωd =ω　1 − h2 は減衰があるときの固有円振動数である。式（7.68）に含まれる振動特
性は固有円振動数，減衰定数，時間刻みであり，これらが変化しなければ［A］，［B］は最初に一度計算
すればよいので計算速度が速くなる。また地動加速度の線形変化の仮定以外は厳密解にもとづくため，
ニューマークのβ法のような数値計算上の安定性の制約もない。以上の性質から線形1自由度系の応

＊1：変位と速度を組み合わせて状態ベクトルとする状態方程式の形式になっていることに注意。
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　加速度は，式（7.64）と同様に変位，速度と地動加速度を振動方程式に代入して求めればよい。ωは
固有円振動数，ωd =ω　1 − h2 は減衰があるときの固有円振動数である。式（7.68）に含まれる振動特
性は固有円振動数，減衰定数，時間刻みであり，これらが変化しなければ［A］，［B］は最初に一度計算
すればよいので計算速度が速くなる。また地動加速度の線形変化の仮定以外は厳密解にもとづくため，
ニューマークのβ法のような数値計算上の安定性の制約もない。以上の性質から線形1自由度系の応

＊1：変位と速度を組み合わせて状態ベクトルとする状態方程式の形式になっていることに注意。
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184 下から3行目 1次固有周期おける 1次固有周期における
199 式（10.1）の

直前の文章 微小体に作用する外力はSτ（z +Δz，t）と 微小体に作用する外力は，せん断応力をτ（z，t）とす
ると， Sτ（z +Δz，t）と

243 式（11.94） JV（k，ω）A1
V（k，ω）= =…（後略） JV（k，ω）A1

V（k，ω）=…（後略）
252 式（12.8）の 

3行目

2 5 2 第 III部―耐震工学のための振動・波動理論―第 12章―地震動の予測

 ui（x，t）=
3

p = 1

 
3

q = 1

 
t

− ∞

∂Gip（x，t；ξ，τ）
∂ξq

 Mpq（ξ，τ）dτ （12.7）

ここで，Mpqはモーメントテンソル密度を震源域全体について積分したもので，モーメントテンソル
とよばれる。無限に広がる等方線形弾性体の媒質に対しては，震源位置をξ= 0，モーメントテンソル
の時間関数をMpq（t）として，式（12.7）の具体的表現が以下のように求められている。

 ui（x，t）=
3

p = 1

 
3

q = 1

 ［ 3（5γiγpγq − lipq）
4πρR4  

R/β

R/α

sMpq（t − s）ds

 + 6γiγpγq − lipq
4πρα2R2  Mpq（t − R

α）− 6γiγpγq − lipq −δipγq

4πρβ2R2  Mpq（t − R

β） （12.8）

 + γiγpγq

4πρα3R
 M

●

pq（t − R

α）−（γiγp −Δip）γq

4πρβ3R
 M

●

pq（t − R

β）］
ここで，R =｜x｜，γi = xi/R，lipq =δipγq +δqiγp +δpqγiである＊1。t→∞でモーメントテンソルが一定値
Mpqをもつとすると，変位分布は次式の値に収束する。

 lim
t→∞  ui（x，t）=

1

8πμR2  
3

p = 1

 
3

q = 1

 ｛ λ+μ
λ+ 2μ （3γiγpγq − lipq）+ 2δipγq｝Mpq （12.9）

この永久変位は式（12.8）の第1，2，3項に由来するものであり，震源距離の2乗に反比例するため，震
源の比較的近傍においてのみ観測される。これに対して，式（12.8）の第4，5項は震源距離の1乗に反
比例するため，比較的遠方においても観測されるが，永久変位を生じない。
　ここで，モーメントテンソルの各成分が表す意味について考えよう。式（12.7）に含まれるグリーン
テンソルGipの震源座標ξqに関する偏導関数は，次式のように定義される。

 
∂Gip（x，t；ξ，τ）

∂ξq

= lim
h→0

 
Gip（x，t；ξ+ hiq，τ）− Gip（x，t；ξ− hiq，τ）

2h
 （12.10）

ここで，iqはq方向の単位ベクトルである。この式より，∂Gip/∂ξqはp = qの場合には力のダイポール
（双極子），p ≠ qの場合には力のカップル（偶力）による変位の i成分を表していることがわかる＊2。
すなわち，モーメントテンソルの各成分は，震源位置に作用する力のダイポールまたは偶力の大きさ
を表している。図12.3にモーメントテンソルの各成分が表す力の模式図を示す。物理的応力・モデル
応力が対称テンソルであるためモーメントテンソルも対称であり，常に大きさは同じで向きが反対の
偶力が対になって作用する（双偶力という）。すなわち，モーメントテンソルが表す力は，その合力だ
けでなく合トルクも0である。
　断層運動のように，媒質内部の亀裂面で変位の不連続が生じるときのモーメントテンソルについて
説明する。ここでは，震源域Vとして，厚さが無視できる断層面Sを考える。このとき，媒質に生じ
る変位場は次のように表されることがわかっている。

 ui（x，t）=
3

p = 1

 
3

q = 1

 
3

k = 1

 
3

l = 1

 
t

− ∞ S

 
∂Gip（x，t；ξ，τ）

∂ξq
 CpqklDk（ξ，τ）nl（ξ）dSdτ （12.11）

これを表現定理という。ここで，Cpqklは弾性定数テンソル，Dkは断層面の上面と下面との間の変位の
食違いを表すベクトルDのk成分，nlは断層面の法線ベクトルnの l成分である。式（12.6）と式（12.11）
を比較して，断層面上に分布するモーメントテンソルの面密度が次式で表されることがわかる。

＊1：δijはクロネッカーのデルタといい，2つの添字が同じならば1，異なるならば0と定義する（既出）。
＊2： 力の作用点の間隔を表すベクトル2hiqに平行な方向で互いに逆向きに作用する力の組をダイポール（双極子），

直交する方向で互いに逆向きに作用する力の組をカップル（偶力）とよんでいる。

2 5 2 第 III部―耐震工学のための振動・波動理論―第 12章―地震動の予測

 ui（x，t）=
3

p = 1

 
3

q = 1

 
t

− ∞

∂Gip（x，t；ξ，τ）
∂ξq

 Mpq（ξ，τ）dτ （12.7）

ここで，Mpqはモーメントテンソル密度を震源域全体について積分したもので，モーメントテンソル
とよばれる。無限に広がる等方線形弾性体の媒質に対しては，震源位置をξ= 0，モーメントテンソル
の時間関数をMpq（t）として，式（12.7）の具体的表現が以下のように求められている。

 ui（x，t）=
3

p = 1

 
3

q = 1

 ［ 3（5γiγpγq − lipq）
4πρR4  

R/β

R/α

sMpq（t − s）ds

 + 6γiγpγq − lipq
4πρα2R2  Mpq（t − R

α）− 6γiγpγq − lipq −δipγq

4πρβ2R2  Mpq（t − R

β） （12.8）

 + γiγpγq

4πρα3R
 M

●

pq（t − R

α）−（γiγp −δip）γq

4πρβ3R
 M

●

pq（t − R

β）］
ここで，R =｜x｜，γi = xi/R，lipq =δipγq +δqiγp +δpqγiである＊1。t→∞でモーメントテンソルが一定値
Mpqをもつとすると，変位分布は次式の値に収束する。

 lim
t→∞  ui（x，t）=

1

8πμR2  
3

p = 1

 
3

q = 1

 ｛ λ+μ
λ+ 2μ （3γiγpγq − lipq）+ 2δipγq｝Mpq （12.9）

この永久変位は式（12.8）の第1，2，3項に由来するものであり，震源距離の2乗に反比例するため，震
源の比較的近傍においてのみ観測される。これに対して，式（12.8）の第4，5項は震源距離の1乗に反
比例するため，比較的遠方においても観測されるが，永久変位を生じない。
　ここで，モーメントテンソルの各成分が表す意味について考えよう。式（12.7）に含まれるグリーン
テンソルGipの震源座標ξqに関する偏導関数は，次式のように定義される。

 
∂Gip（x，t；ξ，τ）

∂ξq

= lim
h→0

 
Gip（x，t；ξ+ hiq，τ）− Gip（x，t；ξ− hiq，τ）

2h
 （12.10）

ここで，iqはq方向の単位ベクトルである。この式より，∂Gip/∂ξqはp = qの場合には力のダイポール
（双極子），p ≠ qの場合には力のカップル（偶力）による変位の i成分を表していることがわかる＊2。
すなわち，モーメントテンソルの各成分は，震源位置に作用する力のダイポールまたは偶力の大きさ
を表している。図12.3にモーメントテンソルの各成分が表す力の模式図を示す。物理的応力・モデル
応力が対称テンソルであるためモーメントテンソルも対称であり，常に大きさは同じで向きが反対の
偶力が対になって作用する（双偶力という）。すなわち，モーメントテンソルが表す力は，その合力だ
けでなく合トルクも0である。
　断層運動のように，媒質内部の亀裂面で変位の不連続が生じるときのモーメントテンソルについて
説明する。ここでは，震源域Vとして，厚さが無視できる断層面Sを考える。このとき，媒質に生じ
る変位場は次のように表されることがわかっている。

 ui（x，t）=
3

p = 1

 
3

q = 1

 
3

k = 1

 
3

l = 1

 
t

− ∞ S

 
∂Gip（x，t；ξ，τ）

∂ξq
 CpqklDk（ξ，τ）nl（ξ）dSdτ （12.11）

これを表現定理という。ここで，Cpqklは弾性定数テンソル，Dkは断層面の上面と下面との間の変位の
食違いを表すベクトルDのk成分，nlは断層面の法線ベクトルnの l成分である。式（12.6）と式（12.11）
を比較して，断層面上に分布するモーメントテンソルの面密度が次式で表されることがわかる。

＊1：δijはクロネッカーのデルタといい，2つの添字が同じならば1，異なるならば0と定義する（既出）。
＊2： 力の作用点の間隔を表すベクトル2hiqに平行な方向で互いに逆向きに作用する力の組をダイポール（双極子），

直交する方向で互いに逆向きに作用する力の組をカップル（偶力）とよんでいる。

281 右段2行目 12≈590 kNとなる。Note 6.2を 12≈590 kN，質量は60 × 103 kgとなる。Note 6.2を
右段6行目

2 8 1

2	 Note 6.1の図などを参考に，身近な建物で確認してみる
こと。建物により，デザインも含めてさまざまな形にな
っていることがわかる。建物が大きな外力を受けるとき
に，構造のどこに力がかかり，どのような損傷になるか
考えてみるとよい。また，鉄筋コンクリート造建物は主
要な構造が外部から見えやすいが，鉄骨造は仕上げ材な
どにより隠されている場合が多い。このため，鉄骨造で
は地震などによる構造損傷の目視確認が難しい。

3	 Note 6.1を参考にすれば，柱，壁（並行方向），壁（直交
方向）の水平剛性は以下のように求められる。このとき，
柱と梁の接合部分を剛域とみなし，柱長さとして梁せい
を引いた値を用いることにする。同様に，壁の高さと幅
も柱と梁を引いた値とする。νはポアソン比である。

 kHc =
12EI

l3
=
Eb4

l3
= 21 × 109 × 0.64

43

 = 43 × 106 N/m = 43 MN/m

 kHw =
GA

l
=

Eat

2（1 +ν）l
= 21 × 109 × 6.4 × 0.12

2 ×（1 + 1

6）× 4

 = 1730 × 106 N/m = 1730 MN/m

 以上から構造物全体のX，Y方向の水平剛性は，

 kHX = 4kHc = 172 MN/m

 kHY = 4kHc + 2kHw = 3632 MN/m

 となる。純ラーメンのX方向に比べて，壁付きラーメン
のY方向は20倍以上の高い剛性をもつことがわかる。実
際の建物では，校舎や集合住宅などで，主に南北方向の
みに耐震壁が入ったラーメン構造の例が多い。

 　ここで，壁の面外剛性を求めると以下となり，壁の面
内剛性や柱の曲げ剛性に比べて十分小さいことが確認で
きる。

 kHwb =
12EI

l3
=
Eat3

l3
= 21 × 109 × 6.4 × 0.123

43

 = 3.6 × 106 N/m = 3.6 MN/m

 また，X方向ラーメンの梁の曲げ変形を考慮すると水平
剛性は小さくなる。極端な場合として，梁の曲げ剛性が

 0とすれば柱の水平剛性はkHc =
3EI

l3
となり，梁が剛性の

 場合の1/4となる。実際的な値として梁の剛度（断面二
次モーメント/長さ）が柱の2倍程度とすれば，ラーメン
の水平剛性は梁が剛の場合の約8割となる。

4	 床の重量は単位床面積あたりの重量を用いて 7 × 7 ×

12≈590 kNとなる。Note 6.2を参考にすれば，構造物の
水平方向Xと上下方向の固有振動数は次式で表せる（kN，
GPaの単位換算に注意）。

 fHX =
1

2π
 　 

4kHc
m

 =
1

2π
 　 

4Eb4

ml3
 

 = 1

6.28
 　 

4 × 21 × 109 × 0.64

590 × 103 × 43
 = 2.7 Hz

 fV =
1

2π
 　 

4kVc
m

 =
1

2π
 　 

4Eb2

ml
 

 = 1

6.28
 　 

4 × 21 × 109 × 0.62

590 × 103 × 4
 = 18 Hz

 柱の軸剛性を考慮した場合の上下振動の固有振動数は，
水平動の固有振動数に比べてはるかに大きいことがわか
る。一方，両端固定の床スラブの1方向の曲げ変形から
決まる上下振動の固有振動数は，質量が床中央に集中す
るとして

 fVs =
1

2π
 　 

kVs
m

 =
1

2π
 　 

Et3

ma2
 

 = 1

6.28
 　 

21 × 109 × 0.23

590 × 103 × 72
 = 0.38 Hz

 実際には，4辺が固定条件の床の上下方向の曲げ剛性は
kVsより大きく，均等に分布した質量の影響はmより小
さくなるため，固有振動数 fVsはより高くなるが，それで
も fVよりかなり低振動数となる。この結果から，床の曲
げの影響を受ける場合は，上下振動の固有振動数が低く
なることがわかる。室内の計画の自由度を増すために柱
を減らして大スパンの梁をかけた建物では，床スラブの
上下振動の影響が大きいことに注意が必要である。

第7章
1	 第6章の演習問題3の解答から，X方向およびY方向の水

平剛性は
 kHX = 4kHc = 172 MN/m，kHY = 4kHc + 2kHw = 3632 MN/m
 重量は7 × 7 × 12≈590 kNであるので，固有周期は以下の
ようになる。

 THX = 2π　 
m

kHX
 = 6.28 ×　 

590 × 103

172 × 106
 = 0.37 s

 THY = 2π　 
m

kHY
 = 6.28 ×　 

590 × 103

3632 × 106
 = 0.08 s

 固有振動数は，固有周期の逆数で求められる。

2	 図から正の極大値となる時刻と相対変位を読み取ると，
以下の表になる。

2 8 1

2	 Note 6.1の図などを参考に，身近な建物で確認してみる
こと。建物により，デザインも含めてさまざまな形にな
っていることがわかる。建物が大きな外力を受けるとき
に，構造のどこに力がかかり，どのような損傷になるか
考えてみるとよい。また，鉄筋コンクリート造建物は主
要な構造が外部から見えやすいが，鉄骨造は仕上げ材な
どにより隠されている場合が多い。このため，鉄骨造で
は地震などによる構造損傷の目視確認が難しい。

3	 Note 6.1を参考にすれば，柱，壁（並行方向），壁（直交
方向）の水平剛性は以下のように求められる。このとき，
柱と梁の接合部分を剛域とみなし，柱長さとして梁せい
を引いた値を用いることにする。同様に，壁の高さと幅
も柱と梁を引いた値とする。νはポアソン比である。

 kHc =
12EI

l3
=
Eb4

l3
= 21 × 109 × 0.64

43

 = 43 × 106 N/m = 43 MN/m

 kHw =
GA

l
=

Eat

2（1 +ν）l
= 21 × 109 × 6.4 × 0.12

2 ×（1 + 1

6）× 4

 = 1730 × 106 N/m = 1730 MN/m

 以上から構造物全体のX，Y方向の水平剛性は，

 kHX = 4kHc = 172 MN/m

 kHY = 4kHc + 2kHw = 3632 MN/m

 となる。純ラーメンのX方向に比べて，壁付きラーメン
のY方向は20倍以上の高い剛性をもつことがわかる。実
際の建物では，校舎や集合住宅などで，主に南北方向の
みに耐震壁が入ったラーメン構造の例が多い。

 　ここで，壁の面外剛性を求めると以下となり，壁の面
内剛性や柱の曲げ剛性に比べて十分小さいことが確認で
きる。

 kHwb =
12EI

l3
=
Eat3

l3
= 21 × 109 × 6.4 × 0.123

43

 = 3.6 × 106 N/m = 3.6 MN/m

 また，X方向ラーメンの梁の曲げ変形を考慮すると水平
剛性は小さくなる。極端な場合として，梁の曲げ剛性が

 0とすれば柱の水平剛性はkHc =
3EI

l3
となり，梁が剛性の

 場合の1/4となる。実際的な値として梁の剛度（断面二
次モーメント/長さ）が柱の2倍程度とすれば，ラーメン
の水平剛性は梁が剛の場合の約8割となる。

4	 床の重量は単位床面積あたりの重量を用いて 7 × 7 ×

12≈590 kN，質量は 60 × 103 kgとなる。Note 6.2を参考
にすれば，構造物の水平方向Xと上下方向の固有振動数
は次式で表せる（kN，GPaの単位換算に注意）。

 fHX =
1

2π
 　 

4kHc
m

 =
1

2π
 　 

4Eb4

ml3
 

 = 1

6.28
 　 

4 × 21 × 109 × 0.64

60 × 103 × 43
 = 8.5 Hz

 fV =
1

2π
 　 

4kVc
m

 =
1

2π
 　 

4Eb2

ml
 

 = 1

6.28
 　 

4 × 21 × 109 × 0.62

60 × 103 × 4
 = 56 Hz

 柱の軸剛性を考慮した場合の上下振動の固有振動数は，
水平動の固有振動数に比べてはるかに大きいことがわか
る。一方，両端固定の床スラブの1方向の曲げ変形から
決まる上下振動の固有振動数は，質量が床中央に集中す
るとして

 fVs =
1

2π
 　 

kVs
m

 =
1

2π
 　 

Et3

ma2
 

 = 1

6.28
 　 

21 × 109 × 0.23

60 × 103 × 72
 = 1.2 Hz

 実際には，4辺が固定条件の床の上下方向の曲げ剛性は
kVsより大きく，均等に分布した質量の影響はmより小
さくなるため，固有振動数 fVsはより高くなるが，それで
も fVよりかなり低振動数となる。この結果から，床の曲
げの影響を受ける場合は，上下振動の固有振動数が低く
なることがわかる。室内の計画の自由度を増すために柱
を減らして大スパンの梁をかけた建物では，床スラブの
上下振動の影響が大きいことに注意が必要である。

第7章
1	 第6章の演習問題3の解答から，X方向およびY方向の水
平剛性は

 kHX = 4kHc = 172 MN/m，kHY = 4kHc + 2kHw = 3632 MN/m
 重量は7 × 7 × 12≈590 kNであるので，質量は60 × 103 kg。
したがって固有周期は以下のようになる。

 THX = 2π　 
m

kHX
 = 6.28 ×　 

60 × 103

172 × 106
 = 0.12 s

 THY = 2π　 
m

kHY
 = 6.28 ×　 

60 × 103

3632 × 106
 = 0.026 s

 固有振動数は，固有周期の逆数で求められる。

2	 図から正の極大値となる時刻と相対変位を読み取ると，
以下の表になる。
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右段8行目

2 8 1

2	 Note 6.1の図などを参考に，身近な建物で確認してみる
こと。建物により，デザインも含めてさまざまな形にな
っていることがわかる。建物が大きな外力を受けるとき
に，構造のどこに力がかかり，どのような損傷になるか
考えてみるとよい。また，鉄筋コンクリート造建物は主
要な構造が外部から見えやすいが，鉄骨造は仕上げ材な
どにより隠されている場合が多い。このため，鉄骨造で
は地震などによる構造損傷の目視確認が難しい。

3	 Note 6.1を参考にすれば，柱，壁（並行方向），壁（直交
方向）の水平剛性は以下のように求められる。このとき，
柱と梁の接合部分を剛域とみなし，柱長さとして梁せい
を引いた値を用いることにする。同様に，壁の高さと幅
も柱と梁を引いた値とする。νはポアソン比である。

 kHc =
12EI

l3
=
Eb4

l3
= 21 × 109 × 0.64

43

 = 43 × 106 N/m = 43 MN/m

 kHw =
GA

l
=

Eat

2（1 +ν）l
= 21 × 109 × 6.4 × 0.12

2 ×（1 + 1

6）× 4

 = 1730 × 106 N/m = 1730 MN/m

 以上から構造物全体のX，Y方向の水平剛性は，

 kHX = 4kHc = 172 MN/m

 kHY = 4kHc + 2kHw = 3632 MN/m

 となる。純ラーメンのX方向に比べて，壁付きラーメン
のY方向は20倍以上の高い剛性をもつことがわかる。実
際の建物では，校舎や集合住宅などで，主に南北方向の
みに耐震壁が入ったラーメン構造の例が多い。

 　ここで，壁の面外剛性を求めると以下となり，壁の面
内剛性や柱の曲げ剛性に比べて十分小さいことが確認で
きる。

 kHwb =
12EI

l3
=
Eat3

l3
= 21 × 109 × 6.4 × 0.123

43

 = 3.6 × 106 N/m = 3.6 MN/m

 また，X方向ラーメンの梁の曲げ変形を考慮すると水平
剛性は小さくなる。極端な場合として，梁の曲げ剛性が

 0とすれば柱の水平剛性はkHc =
3EI

l3
となり，梁が剛性の

 場合の1/4となる。実際的な値として梁の剛度（断面二
次モーメント/長さ）が柱の2倍程度とすれば，ラーメン
の水平剛性は梁が剛の場合の約8割となる。

4	 床の重量は単位床面積あたりの重量を用いて 7 × 7 ×

12≈590 kNとなる。Note 6.2を参考にすれば，構造物の
水平方向Xと上下方向の固有振動数は次式で表せる（kN，
GPaの単位換算に注意）。

 fHX =
1

2π
 　 

4kHc
m

 =
1

2π
 　 

4Eb4

ml3
 

 = 1

6.28
 　 

4 × 21 × 109 × 0.64

590 × 103 × 43
 = 2.7 Hz

 fV =
1

2π
 　 

4kVc
m

 =
1

2π
 　 

4Eb2

ml
 

 = 1

6.28
 　 

4 × 21 × 109 × 0.62

590 × 103 × 4
 = 18 Hz

 柱の軸剛性を考慮した場合の上下振動の固有振動数は，
水平動の固有振動数に比べてはるかに大きいことがわか
る。一方，両端固定の床スラブの1方向の曲げ変形から
決まる上下振動の固有振動数は，質量が床中央に集中す
るとして

 fVs =
1

2π
 　 

kVs
m

 =
1

2π
 　 

Et3

ma2
 

 = 1

6.28
 　 

21 × 109 × 0.23

590 × 103 × 72
 = 0.38 Hz

 実際には，4辺が固定条件の床の上下方向の曲げ剛性は
kVsより大きく，均等に分布した質量の影響はmより小
さくなるため，固有振動数 fVsはより高くなるが，それで
も fVよりかなり低振動数となる。この結果から，床の曲
げの影響を受ける場合は，上下振動の固有振動数が低く
なることがわかる。室内の計画の自由度を増すために柱
を減らして大スパンの梁をかけた建物では，床スラブの
上下振動の影響が大きいことに注意が必要である。

第7章
1	 第6章の演習問題3の解答から，X方向およびY方向の水
平剛性は

 kHX = 4kHc = 172 MN/m，kHY = 4kHc + 2kHw = 3632 MN/m
 重量は7 × 7 × 12≈590 kNであるので，固有周期は以下の
ようになる。

 THX = 2π　 
m

kHX
 = 6.28 ×　 

590 × 103

172 × 106
 = 0.37 s

 THY = 2π　 
m

kHY
 = 6.28 ×　 

590 × 103

3632 × 106
 = 0.08 s

 固有振動数は，固有周期の逆数で求められる。

2	 図から正の極大値となる時刻と相対変位を読み取ると，
以下の表になる。

2 8 1

2	 Note 6.1の図などを参考に，身近な建物で確認してみる
こと。建物により，デザインも含めてさまざまな形にな
っていることがわかる。建物が大きな外力を受けるとき
に，構造のどこに力がかかり，どのような損傷になるか
考えてみるとよい。また，鉄筋コンクリート造建物は主
要な構造が外部から見えやすいが，鉄骨造は仕上げ材な
どにより隠されている場合が多い。このため，鉄骨造で
は地震などによる構造損傷の目視確認が難しい。

3	 Note 6.1を参考にすれば，柱，壁（並行方向），壁（直交
方向）の水平剛性は以下のように求められる。このとき，
柱と梁の接合部分を剛域とみなし，柱長さとして梁せい
を引いた値を用いることにする。同様に，壁の高さと幅
も柱と梁を引いた値とする。νはポアソン比である。

 kHc =
12EI

l3
=
Eb4

l3
= 21 × 109 × 0.64

43

 = 43 × 106 N/m = 43 MN/m

 kHw =
GA

l
=

Eat

2（1 +ν）l
= 21 × 109 × 6.4 × 0.12

2 ×（1 + 1

6）× 4

 = 1730 × 106 N/m = 1730 MN/m

 以上から構造物全体のX，Y方向の水平剛性は，

 kHX = 4kHc = 172 MN/m

 kHY = 4kHc + 2kHw = 3632 MN/m

 となる。純ラーメンのX方向に比べて，壁付きラーメン
のY方向は20倍以上の高い剛性をもつことがわかる。実
際の建物では，校舎や集合住宅などで，主に南北方向の
みに耐震壁が入ったラーメン構造の例が多い。

 　ここで，壁の面外剛性を求めると以下となり，壁の面
内剛性や柱の曲げ剛性に比べて十分小さいことが確認で
きる。

 kHwb =
12EI

l3
=
Eat3

l3
= 21 × 109 × 6.4 × 0.123

43

 = 3.6 × 106 N/m = 3.6 MN/m

 また，X方向ラーメンの梁の曲げ変形を考慮すると水平
剛性は小さくなる。極端な場合として，梁の曲げ剛性が

 0とすれば柱の水平剛性はkHc =
3EI

l3
となり，梁が剛性の

 場合の1/4となる。実際的な値として梁の剛度（断面二
次モーメント/長さ）が柱の2倍程度とすれば，ラーメン
の水平剛性は梁が剛の場合の約8割となる。

4	 床の重量は単位床面積あたりの重量を用いて 7 × 7 ×

12≈590 kN，質量は 60 × 103 kgとなる。Note 6.2を参考
にすれば，構造物の水平方向Xと上下方向の固有振動数
は次式で表せる（kN，GPaの単位換算に注意）。

 fHX =
1

2π
 　 

4kHc
m

 =
1

2π
 　 

4Eb4

ml3
 

 = 1

6.28
 　 

4 × 21 × 109 × 0.64

60 × 103 × 43
 = 8.5 Hz

 fV =
1

2π
 　 

4kVc
m

 =
1

2π
 　 

4Eb2

ml
 

 = 1

6.28
 　 

4 × 21 × 109 × 0.62

60 × 103 × 4
 = 56 Hz

 柱の軸剛性を考慮した場合の上下振動の固有振動数は，
水平動の固有振動数に比べてはるかに大きいことがわか
る。一方，両端固定の床スラブの1方向の曲げ変形から
決まる上下振動の固有振動数は，質量が床中央に集中す
るとして

 fVs =
1

2π
 　 

kVs
m

 =
1

2π
 　 

Et3

ma2
 

 = 1

6.28
 　 

21 × 109 × 0.23

60 × 103 × 72
 = 1.2 Hz

 実際には，4辺が固定条件の床の上下方向の曲げ剛性は
kVsより大きく，均等に分布した質量の影響はmより小
さくなるため，固有振動数 fVsはより高くなるが，それで
も fVよりかなり低振動数となる。この結果から，床の曲
げの影響を受ける場合は，上下振動の固有振動数が低く
なることがわかる。室内の計画の自由度を増すために柱
を減らして大スパンの梁をかけた建物では，床スラブの
上下振動の影響が大きいことに注意が必要である。

第7章
1	 第6章の演習問題3の解答から，X方向およびY方向の水

平剛性は
 kHX = 4kHc = 172 MN/m，kHY = 4kHc + 2kHw = 3632 MN/m
 重量は7 × 7 × 12≈590 kNであるので，質量は60 × 103 kg。
したがって固有周期は以下のようになる。

 THX = 2π　 
m

kHX
 = 6.28 ×　 

60 × 103

172 × 106
 = 0.12 s

 THY = 2π　 
m

kHY
 = 6.28 ×　 

60 × 103

3632 × 106
 = 0.026 s

 固有振動数は，固有周期の逆数で求められる。

2	 図から正の極大値となる時刻と相対変位を読み取ると，
以下の表になる。
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右段15行目

2 8 1

2	 Note 6.1の図などを参考に，身近な建物で確認してみる
こと。建物により，デザインも含めてさまざまな形にな
っていることがわかる。建物が大きな外力を受けるとき
に，構造のどこに力がかかり，どのような損傷になるか
考えてみるとよい。また，鉄筋コンクリート造建物は主
要な構造が外部から見えやすいが，鉄骨造は仕上げ材な
どにより隠されている場合が多い。このため，鉄骨造で
は地震などによる構造損傷の目視確認が難しい。

3	 Note 6.1を参考にすれば，柱，壁（並行方向），壁（直交
方向）の水平剛性は以下のように求められる。このとき，
柱と梁の接合部分を剛域とみなし，柱長さとして梁せい
を引いた値を用いることにする。同様に，壁の高さと幅
も柱と梁を引いた値とする。νはポアソン比である。

 kHc =
12EI

l3
=
Eb4

l3
= 21 × 109 × 0.64

43

 = 43 × 106 N/m = 43 MN/m

 kHw =
GA

l
=

Eat

2（1 +ν）l
= 21 × 109 × 6.4 × 0.12

2 ×（1 + 1

6）× 4

 = 1730 × 106 N/m = 1730 MN/m

 以上から構造物全体のX，Y方向の水平剛性は，

 kHX = 4kHc = 172 MN/m

 kHY = 4kHc + 2kHw = 3632 MN/m

 となる。純ラーメンのX方向に比べて，壁付きラーメン
のY方向は20倍以上の高い剛性をもつことがわかる。実
際の建物では，校舎や集合住宅などで，主に南北方向の
みに耐震壁が入ったラーメン構造の例が多い。

 　ここで，壁の面外剛性を求めると以下となり，壁の面
内剛性や柱の曲げ剛性に比べて十分小さいことが確認で
きる。

 kHwb =
12EI

l3
=
Eat3

l3
= 21 × 109 × 6.4 × 0.123

43

 = 3.6 × 106 N/m = 3.6 MN/m

 また，X方向ラーメンの梁の曲げ変形を考慮すると水平
剛性は小さくなる。極端な場合として，梁の曲げ剛性が

 0とすれば柱の水平剛性はkHc =
3EI

l3
となり，梁が剛性の

 場合の1/4となる。実際的な値として梁の剛度（断面二
次モーメント/長さ）が柱の2倍程度とすれば，ラーメン
の水平剛性は梁が剛の場合の約8割となる。

4	 床の重量は単位床面積あたりの重量を用いて 7 × 7 ×

12≈590 kNとなる。Note 6.2を参考にすれば，構造物の
水平方向Xと上下方向の固有振動数は次式で表せる（kN，
GPaの単位換算に注意）。

 fHX =
1

2π
 　 

4kHc
m

 =
1

2π
 　 

4Eb4

ml3
 

 = 1

6.28
 　 

4 × 21 × 109 × 0.64

590 × 103 × 43
 = 2.7 Hz

 fV =
1

2π
 　 

4kVc
m

 =
1

2π
 　 

4Eb2

ml
 

 = 1

6.28
 　 

4 × 21 × 109 × 0.62

590 × 103 × 4
 = 18 Hz

 柱の軸剛性を考慮した場合の上下振動の固有振動数は，
水平動の固有振動数に比べてはるかに大きいことがわか
る。一方，両端固定の床スラブの1方向の曲げ変形から
決まる上下振動の固有振動数は，質量が床中央に集中す
るとして

 fVs =
1

2π
 　 

kVs
m

 =
1

2π
 　 

Et3

ma2
 

 = 1

6.28
 　 

21 × 109 × 0.23

590 × 103 × 72
 = 0.38 Hz

 実際には，4辺が固定条件の床の上下方向の曲げ剛性は
kVsより大きく，均等に分布した質量の影響はmより小
さくなるため，固有振動数 fVsはより高くなるが，それで
も fVよりかなり低振動数となる。この結果から，床の曲
げの影響を受ける場合は，上下振動の固有振動数が低く
なることがわかる。室内の計画の自由度を増すために柱
を減らして大スパンの梁をかけた建物では，床スラブの
上下振動の影響が大きいことに注意が必要である。

第7章
1	 第6章の演習問題3の解答から，X方向およびY方向の水

平剛性は
 kHX = 4kHc = 172 MN/m，kHY = 4kHc + 2kHw = 3632 MN/m
 重量は7 × 7 × 12≈590 kNであるので，固有周期は以下の
ようになる。

 THX = 2π　 
m

kHX
 = 6.28 ×　 

590 × 103

172 × 106
 = 0.37 s

 THY = 2π　 
m

kHY
 = 6.28 ×　 

590 × 103

3632 × 106
 = 0.08 s

 固有振動数は，固有周期の逆数で求められる。

2	 図から正の極大値となる時刻と相対変位を読み取ると，
以下の表になる。

2 8 1

2	 Note 6.1の図などを参考に，身近な建物で確認してみる
こと。建物により，デザインも含めてさまざまな形にな
っていることがわかる。建物が大きな外力を受けるとき
に，構造のどこに力がかかり，どのような損傷になるか
考えてみるとよい。また，鉄筋コンクリート造建物は主
要な構造が外部から見えやすいが，鉄骨造は仕上げ材な
どにより隠されている場合が多い。このため，鉄骨造で
は地震などによる構造損傷の目視確認が難しい。

3	 Note 6.1を参考にすれば，柱，壁（並行方向），壁（直交
方向）の水平剛性は以下のように求められる。このとき，
柱と梁の接合部分を剛域とみなし，柱長さとして梁せい
を引いた値を用いることにする。同様に，壁の高さと幅
も柱と梁を引いた値とする。νはポアソン比である。

 kHc =
12EI

l3
=
Eb4

l3
= 21 × 109 × 0.64

43

 = 43 × 106 N/m = 43 MN/m

 kHw =
GA

l
=

Eat

2（1 +ν）l
= 21 × 109 × 6.4 × 0.12

2 ×（1 + 1

6）× 4

 = 1730 × 106 N/m = 1730 MN/m

 以上から構造物全体のX，Y方向の水平剛性は，

 kHX = 4kHc = 172 MN/m

 kHY = 4kHc + 2kHw = 3632 MN/m

 となる。純ラーメンのX方向に比べて，壁付きラーメン
のY方向は20倍以上の高い剛性をもつことがわかる。実
際の建物では，校舎や集合住宅などで，主に南北方向の
みに耐震壁が入ったラーメン構造の例が多い。

 　ここで，壁の面外剛性を求めると以下となり，壁の面
内剛性や柱の曲げ剛性に比べて十分小さいことが確認で
きる。

 kHwb =
12EI

l3
=
Eat3

l3
= 21 × 109 × 6.4 × 0.123

43

 = 3.6 × 106 N/m = 3.6 MN/m

 また，X方向ラーメンの梁の曲げ変形を考慮すると水平
剛性は小さくなる。極端な場合として，梁の曲げ剛性が

 0とすれば柱の水平剛性はkHc =
3EI

l3
となり，梁が剛性の

 場合の1/4となる。実際的な値として梁の剛度（断面二
次モーメント/長さ）が柱の2倍程度とすれば，ラーメン
の水平剛性は梁が剛の場合の約8割となる。

4	 床の重量は単位床面積あたりの重量を用いて 7 × 7 ×

12≈590 kN，質量は 60 × 103 kgとなる。Note 6.2を参考
にすれば，構造物の水平方向Xと上下方向の固有振動数
は次式で表せる（kN，GPaの単位換算に注意）。

 fHX =
1

2π
 　 

4kHc
m

 =
1

2π
 　 

4Eb4

ml3
 

 = 1

6.28
 　 

4 × 21 × 109 × 0.64

60 × 103 × 43
 = 8.5 Hz

 fV =
1
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4kVc
m

 =
1
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4Eb2

ml
 

 = 1

6.28
 　 

4 × 21 × 109 × 0.62

60 × 103 × 4
 = 56 Hz

 柱の軸剛性を考慮した場合の上下振動の固有振動数は，
水平動の固有振動数に比べてはるかに大きいことがわか
る。一方，両端固定の床スラブの1方向の曲げ変形から
決まる上下振動の固有振動数は，質量が床中央に集中す
るとして

 fVs =
1

2π
 　 

kVs
m

 =
1

2π
 　 

Et3

ma2
 

 = 1

6.28
 　 

21 × 109 × 0.23

60 × 103 × 72
 = 1.2 Hz

 実際には，4辺が固定条件の床の上下方向の曲げ剛性は
kVsより大きく，均等に分布した質量の影響はmより小
さくなるため，固有振動数 fVsはより高くなるが，それで
も fVよりかなり低振動数となる。この結果から，床の曲
げの影響を受ける場合は，上下振動の固有振動数が低く
なることがわかる。室内の計画の自由度を増すために柱
を減らして大スパンの梁をかけた建物では，床スラブの
上下振動の影響が大きいことに注意が必要である。

第7章
1	 第6章の演習問題3の解答から，X方向およびY方向の水

平剛性は
 kHX = 4kHc = 172 MN/m，kHY = 4kHc + 2kHw = 3632 MN/m
 重量は7 × 7 × 12≈590 kNであるので，質量は60 × 103 kg。
したがって固有周期は以下のようになる。

 THX = 2π　 
m

kHX
 = 6.28 ×　 

60 × 103

172 × 106
 = 0.12 s

 THY = 2π　 
m

kHY
 = 6.28 ×　 

60 × 103

3632 × 106
 = 0.026 s

 固有振動数は，固有周期の逆数で求められる。

2	 図から正の極大値となる時刻と相対変位を読み取ると，
以下の表になる。
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右段下から
4～7行目

2 8 1

2	 Note 6.1の図などを参考に，身近な建物で確認してみる
こと。建物により，デザインも含めてさまざまな形にな
っていることがわかる。建物が大きな外力を受けるとき
に，構造のどこに力がかかり，どのような損傷になるか
考えてみるとよい。また，鉄筋コンクリート造建物は主
要な構造が外部から見えやすいが，鉄骨造は仕上げ材な
どにより隠されている場合が多い。このため，鉄骨造で
は地震などによる構造損傷の目視確認が難しい。

3	 Note 6.1を参考にすれば，柱，壁（並行方向），壁（直交
方向）の水平剛性は以下のように求められる。このとき，
柱と梁の接合部分を剛域とみなし，柱長さとして梁せい
を引いた値を用いることにする。同様に，壁の高さと幅
も柱と梁を引いた値とする。νはポアソン比である。
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GA
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=

Eat

2（1 +ν）l
= 21 × 109 × 6.4 × 0.12

2 ×（1 + 1

6）× 4

 = 1730 × 106 N/m = 1730 MN/m

 以上から構造物全体のX，Y方向の水平剛性は，

 kHX = 4kHc = 172 MN/m

 kHY = 4kHc + 2kHw = 3632 MN/m

 となる。純ラーメンのX方向に比べて，壁付きラーメン
のY方向は20倍以上の高い剛性をもつことがわかる。実
際の建物では，校舎や集合住宅などで，主に南北方向の
みに耐震壁が入ったラーメン構造の例が多い。

 　ここで，壁の面外剛性を求めると以下となり，壁の面
内剛性や柱の曲げ剛性に比べて十分小さいことが確認で
きる。

 kHwb =
12EI

l3
=
Eat3

l3
= 21 × 109 × 6.4 × 0.123

43

 = 3.6 × 106 N/m = 3.6 MN/m

 また，X方向ラーメンの梁の曲げ変形を考慮すると水平
剛性は小さくなる。極端な場合として，梁の曲げ剛性が

 0とすれば柱の水平剛性はkHc =
3EI

l3
となり，梁が剛性の

 場合の1/4となる。実際的な値として梁の剛度（断面二
次モーメント/長さ）が柱の2倍程度とすれば，ラーメン
の水平剛性は梁が剛の場合の約8割となる。

4	 床の重量は単位床面積あたりの重量を用いて 7 × 7 ×

12≈590 kNとなる。Note 6.2を参考にすれば，構造物の
水平方向Xと上下方向の固有振動数は次式で表せる（kN，
GPaの単位換算に注意）。

 fHX =
1

2π
 　 

4kHc
m

 =
1

2π
 　 

4Eb4

ml3
 

 = 1

6.28
 　 

4 × 21 × 109 × 0.64

590 × 103 × 43
 = 2.7 Hz

 fV =
1

2π
 　 

4kVc
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 =
1

2π
 　 

4Eb2

ml
 

 = 1

6.28
 　 

4 × 21 × 109 × 0.62

590 × 103 × 4
 = 18 Hz

 柱の軸剛性を考慮した場合の上下振動の固有振動数は，
水平動の固有振動数に比べてはるかに大きいことがわか
る。一方，両端固定の床スラブの1方向の曲げ変形から
決まる上下振動の固有振動数は，質量が床中央に集中す
るとして

 fVs =
1

2π
 　 

kVs
m

 =
1

2π
 　 

Et3

ma2
 

 = 1

6.28
 　 

21 × 109 × 0.23

590 × 103 × 72
 = 0.38 Hz

 実際には，4辺が固定条件の床の上下方向の曲げ剛性は
kVsより大きく，均等に分布した質量の影響はmより小
さくなるため，固有振動数 fVsはより高くなるが，それで
も fVよりかなり低振動数となる。この結果から，床の曲
げの影響を受ける場合は，上下振動の固有振動数が低く
なることがわかる。室内の計画の自由度を増すために柱
を減らして大スパンの梁をかけた建物では，床スラブの
上下振動の影響が大きいことに注意が必要である。

第7章
1	 第6章の演習問題3の解答から，X方向およびY方向の水

平剛性は
 kHX = 4kHc = 172 MN/m，kHY = 4kHc + 2kHw = 3632 MN/m
 重量は7 × 7 × 12≈590 kNであるので，固有周期は以下の
ようになる。

 THX = 2π　 
m

kHX
 = 6.28 ×　 

590 × 103

172 × 106
 = 0.37 s

 THY = 2π　 
m

kHY
 = 6.28 ×　 

590 × 103

3632 × 106
 = 0.08 s

 固有振動数は，固有周期の逆数で求められる。

2	 図から正の極大値となる時刻と相対変位を読み取ると，
以下の表になる。

2 8 1

2	 Note 6.1の図などを参考に，身近な建物で確認してみる
こと。建物により，デザインも含めてさまざまな形にな
っていることがわかる。建物が大きな外力を受けるとき
に，構造のどこに力がかかり，どのような損傷になるか
考えてみるとよい。また，鉄筋コンクリート造建物は主
要な構造が外部から見えやすいが，鉄骨造は仕上げ材な
どにより隠されている場合が多い。このため，鉄骨造で
は地震などによる構造損傷の目視確認が難しい。

3	 Note 6.1を参考にすれば，柱，壁（並行方向），壁（直交
方向）の水平剛性は以下のように求められる。このとき，
柱と梁の接合部分を剛域とみなし，柱長さとして梁せい
を引いた値を用いることにする。同様に，壁の高さと幅
も柱と梁を引いた値とする。νはポアソン比である。

 kHc =
12EI

l3
=
Eb4

l3
= 21 × 109 × 0.64

43

 = 43 × 106 N/m = 43 MN/m

 kHw =
GA

l
=

Eat

2（1 +ν）l
= 21 × 109 × 6.4 × 0.12

2 ×（1 + 1

6）× 4

 = 1730 × 106 N/m = 1730 MN/m

 以上から構造物全体のX，Y方向の水平剛性は，

 kHX = 4kHc = 172 MN/m

 kHY = 4kHc + 2kHw = 3632 MN/m

 となる。純ラーメンのX方向に比べて，壁付きラーメン
のY方向は20倍以上の高い剛性をもつことがわかる。実
際の建物では，校舎や集合住宅などで，主に南北方向の
みに耐震壁が入ったラーメン構造の例が多い。

 　ここで，壁の面外剛性を求めると以下となり，壁の面
内剛性や柱の曲げ剛性に比べて十分小さいことが確認で
きる。

 kHwb =
12EI

l3
=
Eat3

l3
= 21 × 109 × 6.4 × 0.123

43

 = 3.6 × 106 N/m = 3.6 MN/m

 また，X方向ラーメンの梁の曲げ変形を考慮すると水平
剛性は小さくなる。極端な場合として，梁の曲げ剛性が

 0とすれば柱の水平剛性はkHc =
3EI

l3
となり，梁が剛性の

 場合の1/4となる。実際的な値として梁の剛度（断面二
次モーメント/長さ）が柱の2倍程度とすれば，ラーメン
の水平剛性は梁が剛の場合の約8割となる。

4	 床の重量は単位床面積あたりの重量を用いて 7 × 7 ×

12≈590 kN，質量は 60 × 103 kgとなる。Note 6.2を参考
にすれば，構造物の水平方向Xと上下方向の固有振動数
は次式で表せる（kN，GPaの単位換算に注意）。
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1
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 =
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4 × 21 × 109 × 0.64

60 × 103 × 43
 = 8.5 Hz
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 =
1
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 = 1

6.28
 　 

4 × 21 × 109 × 0.62

60 × 103 × 4
 = 56 Hz

 柱の軸剛性を考慮した場合の上下振動の固有振動数は，
水平動の固有振動数に比べてはるかに大きいことがわか
る。一方，両端固定の床スラブの1方向の曲げ変形から
決まる上下振動の固有振動数は，質量が床中央に集中す
るとして

 fVs =
1

2π
 　 

kVs
m

 =
1

2π
 　 

Et3

ma2
 

 = 1

6.28
 　 

21 × 109 × 0.23

60 × 103 × 72
 = 1.2 Hz

 実際には，4辺が固定条件の床の上下方向の曲げ剛性は
kVsより大きく，均等に分布した質量の影響はmより小
さくなるため，固有振動数 fVsはより高くなるが，それで
も fVよりかなり低振動数となる。この結果から，床の曲
げの影響を受ける場合は，上下振動の固有振動数が低く
なることがわかる。室内の計画の自由度を増すために柱
を減らして大スパンの梁をかけた建物では，床スラブの
上下振動の影響が大きいことに注意が必要である。

第7章
1	 第6章の演習問題3の解答から，X方向およびY方向の水
平剛性は

 kHX = 4kHc = 172 MN/m，kHY = 4kHc + 2kHw = 3632 MN/m
 重量は7 × 7 × 12≈590 kNであるので，質量は60 × 103 kg。
したがって固有周期は以下のようになる。

 THX = 2π　 
m

kHX
 = 6.28 ×　 

60 × 103

172 × 106
 = 0.12 s

 THY = 2π　 
m

kHY
 = 6.28 ×　 

60 × 103

3632 × 106
 = 0.026 s

 固有振動数は，固有周期の逆数で求められる。

2	 図から正の極大値となる時刻と相対変位を読み取ると，
以下の表になる。
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（t Δt） U（t）｝ （t） U（t Δt）｝

（s） ω

（ n nΔnΔn β nΔnΔn ） （ 2 ）

ω ωΔt

微小体に作用する外力は，せん断応力をτ（z，t）とす

Δ δ

10  kgとなる。Note 6.2を

590 60
2.7 Hz 8.5 Hz

590 60
18 Hz 56 Hz

590 60
0.38 Hz 1.2 Hz

であるので，固有周期は以下の

590 60

590 60

0.37 s 0.12 s

0.08 s 0.026 s

であるので，質量は60 10  kg。
したがって固有周期は以下のようになる。
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282 左段12行目 固有周期はTHX = 0.37 s，THY = 0.08 s， 固有周期はTHX = 0.12 s，THY = 0.26 s，
左段
15～17行目

2 8 2 演習問題解答

極大値
番号 i 0 1 2 3 4 5 6 7 8

時刻 t 0.0 0.6 1.2 1.8 2.4 3.0 3.6 4.2 4.8

振幅xi 1.00 0.80 0.64 0.51 0.41 0.32 0.27 0.21 0.18

xi/xi + 1 1.25 1.25 1.25 1.24 1.28 1.19 1.29 1.17 ―

 固有周期は隣り合う極大値の時刻の差の平均値から，

 T≈Td = 0.6 s。 減衰定数は
xi
xi + 1

の平均値を用いて式

（7.11）から，h≈
1

2π（ xi
xi + 1

− 1）= 1

6.28
（1.24 − 1）= 0.038

 （3.8 ％）。いずれも減衰定数が小さいときの近似式を用
いていることに注意する。図から読み取れる固有周期は
正確には減衰固有周期であるが，減衰定数が小さい場合
はほとんど差がない。

3	 最大加速度応答は，建物の固有周期と減衰定数が決まれ
ば，加速度応答スペクトルから直接読み取ることができ
る。最大変位応答は，式（7.37）より最大加速度応答を固
有円振動数の2乗で除して求めればよい。

 （1） 固有周期は THX = 0.37 s，THY = 0.08 s，減衰定数は
5 ％であるので，

 　　 X方向最大加速度応答：約660 cm/s2，

 　　最大変位応答：660/（ 6.28

0.37）
2

≈2.3 cm

 　　 Y方向最大加速度応答：約560 cm/s2，

 　　最大変位応答：560/（ 6.28

0.08）
2

≈0.09 cm

 （2） 同様の構造であれば高い建物ほど固有周期は長くな
る傾向がある。高さに対する固有周期の略算式とし
て，耐震設計ではT = 0.02H（RC造，H：建物高さ）
およびT = 0.03H（鉄骨造）が用いられる（第9章参
照）。問題の建物の固有周期はT = 0.03 × 30 = 0.9 sと
なる。減衰定数は2 ％として，

 　　最大加速度応答：約770 cm/s2，

 　　最大変位応答：660/（ 6.28

0.9 ）
2

≈13.5 cm

 （3） 免震建物は，固有周期が長く，減衰定数が大きい。
 　　最大加速度応答：約80 cm/s2，

 　　最大変位応答：80/（ 6.28

3 ）
2

≈18.3 cm

 　　 固有周期が長いと加速度応答は低減されるが，逆に
変位応答が大きくなる傾向がある。

4	 高層建物と免震建物は，固有周期が約2～5 s以上で一般
的な地震動の卓越周期より長いため，加速度応答は低く
抑えられるが，変位応答は大きくなる傾向がある。高層
建物は減衰定数が1～2 ％と小さいため，大規模地震や
軟弱地盤の影響による長周期地震動に対して共振を起こ
し，上層階で非常に大きな応答になる可能性がある。こ
のため，制振機構を採用するか，あるいは耐震改修時に
追加設置して減衰を大きくするケースが増えている。一
方，免震建物は，ダンパーや摩擦により減衰定数を10～
30 ％程度に高めているため，共振しにくく，応答は安定
して小さくなる。相対変位（変形）は免震階に集中する
ので，建物と周辺地盤の間隔（クリアランス）を十分確
保する。

5	 導出の概要は本文中に示されているので省略する。これ
らはいずれも振動問題や周波数応答解析に関連する重要
な式であり，表面的に見るだけでなく，その導出まで確
認して理解することが望ましい。

6	 ニューマークのβ法で地動加速度入力を受ける1自由度
系の応答を計算する場合は，式（7.62），（7.63），（7.65）
を用いる。式（7.65）では1自由度系の特性が質量m，粘
性減衰係数c，剛性kで表現されているので，c/m = 2hω

 = 2h
2π
T
，k/m =ω2 =（ 2π

T ）
2

を用いて固有周期Tと減衰

 定数hに置き換える。線形加速度法ではβ= 1/6を用い，
数値計算が安定する条件Δt≤0.55Tを満たすよう時刻刻
みΔtを決める。Δtは通常は使用する地震動のデータに
依存し，現在の地震計では0.01 sか0.005 sが多いが，こ
れは固有周期1 sの1自由度系の応答計算では十分小さい
値である。

 　ニガム法では，式（7.67）により繰り返し計算を行う。
このとき，式中の行列は式（7.68）により先に計算でき，
繰り返し計算中には変化しないことに注意する。

 　繰り返し計算の最初に t = 0の応答初期値を決める必
要がある。1自由度系が t = 0で原点で静止しており，地
動加速度が xpg（0）= xpg0 = 0であれば，x（0）= x●（t）= xp（t）
= 0となる。もしxpg（0）≠ 0であれば，式（7.27）およびそ
れに続く説明を参考に，x（0）= 0，x●（0）= − xpg（0）Δt，
xp（0）= − xpg（0）+ 2hωxpg（0）Δtとする。この問題の場合は，
（1）：x（0）= 1，x●（t）= xp（t）= 0，（2）：初期値はすべて 0，
（3）：xpg（0）= 1/Δtとする。計算結果は，それぞれ図7.2

（この問題では初速度も0），図7.6，図7.9に対応する。
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抑えられるが，変位応答は大きくなる傾向がある。高層
建物は減衰定数が1～2 ％と小さいため，大規模地震や
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保する。

5	 導出の概要は本文中に示されているので省略する。これ
らはいずれも振動問題や周波数応答解析に関連する重要
な式であり，表面的に見るだけでなく，その導出まで確
認して理解することが望ましい。

6	 ニューマークのβ法で地動加速度入力を受ける1自由度
系の応答を計算する場合は，式（7.62），（7.63），（7.65）
を用いる。式（7.65）では1自由度系の特性が質量m，粘
性減衰係数c，剛性kで表現されているので，c/m = 2hω

 = 2h
2π
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を用いて固有周期Tと減衰

 定数hに置き換える。線形加速度法ではβ= 1/6を用い，
数値計算が安定する条件Δt≤0.55Tを満たすよう時刻刻
みΔtを決める。Δtは通常は使用する地震動のデータに
依存し，現在の地震計では0.01 sか0.005 sが多いが，こ
れは固有周期1 sの1自由度系の応答計算では十分小さい
値である。

 　ニガム法では，式（7.67）により繰り返し計算を行う。
このとき，式中の行列は式（7.68）により先に計算でき，
繰り返し計算中には変化しないことに注意する。

 　繰り返し計算の最初に t = 0の応答初期値を決める必
要がある。1自由度系が t = 0で原点で静止しており，地
動加速度が xpg（0）= xpg0 = 0であれば，x（0）= x●（t）= xp（t）
= 0となる。もしxpg（0）≠ 0であれば，式（7.27）およびそ
れに続く説明を参考に，x（0）= 0，x●（0）= − xpg（0）Δt，
xp（0）= − xpg（0）+ 2hωxpg（0）Δtとする。この問題の場合は，
（1）：x（0）= 1，x●（t）= xp（t）= 0，（2）：初期値はすべて 0，
（3）：xpg（0）= 1/Δtとする。計算結果は，それぞれ図7.2
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て固有値λを求める。
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 固有値の小さいほうから並べると，λ1 = − 1，λ2 = 2，
λ3 = 3となる。対応する正規化固有ベクトルは以下を解
いて求める。
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 固有ベクトルは定数倍も満たすことに注意し，｛xj｝T｛xj｝
= 1により正規化している。3つの固有ベクトルが直交
することは容易に確認できる。

2	 Note 8.1では2自由度系の一般解を導出したので，ここ
では具体的に計算してみる。非減衰自由振動の式は，
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 特性方程式は，
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m
となり，いずれも正で

 ある。固有振動数は固有値の正の平方根であり，小さい
ほうから低次の固有振動数となるので，
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 となる（ここにω0 =　 
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m
は1層の固有振動数を表す。

 二重根号を外す導出に注意）。第7章の演習問題1から，1

層・2層の層剛性は k1 = k2 = k = 172 MN/m， 重量は
m1 =m2 =m = 590 kNとなるので，ω0 = 17.1，ω1 = 10.6，

 ω2 = 27.7，固有周期T0 =
2π
ω0

= 0.37 s，T1 =
2π
ω1

= 0.59 s，

T2 =
2π
ω2

= 0.23 sとなる。

 　固有モードは以下を満たすベクトル｛φj｝=
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 めればよい。
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 る（図8.c）。固有ベクトルは成分の比のみ定まり，定数
倍も条件を満たすことに注意する。また，式（8.9），
（8.10）を満たすこと（固有モードの直交性）は容易に確
認できる。

3	 演習問題2で得られた1次・2次の固有モードから刺激係
数と刺激関数を求めると以下となる。
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 この結果が式（8.26）を満たすことも確認できる。刺激係
数βjはモードベクトルの正規化の有無などで変化するが，
刺激関数βj｛φj｝は一定となることに注意する。

 　減衰定数5 ％の変位応答スペクトルSD（Tj，hj）から，1

次固有周期0.59 s，2次固有周期0.23 sに対する1自由度
系の最大変位応答を読み取る。エルセントロ地震動に関
する図7.13（c）では値が小さく読み取れないので，ここ
では図 7.12（c）の加速度応答スペクトルから SD（T，h）
≈SA（T，h）/ω2で求めてみる。

 1次固有周期0.59 sについて，
 SA（0.59，0.05）≈850 cm/s2

 ∴ SD（0.59，0.05）≈850/10.62 = 7.6 cm

 2次固有周期0.23 sについて，
 SA（0.23，0.05）≈800 cm/s2

 ∴ SD（0.23，0.05）≈800/27.72 = 1.0 cm

 あるいは図7.15から読み取ってもほぼ同じ値となる。以
上から式（8.47）を用いて，
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 固有ベクトルは定数倍も満たすことに注意し，｛xj｝T｛xj｝
= 1により正規化している。3つの固有ベクトルが直交
することは容易に確認できる。
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 る（図8.c）。固有ベクトルは成分の比のみ定まり，定数
倍も条件を満たすことに注意する。また，式（8.9），
（8.10）を満たすこと（固有モードの直交性）は容易に確
認できる。

3	 演習問題2で得られた1次・2次の固有モードから刺激係
数と刺激関数を求めると以下となる。
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 この結果が式（8.26）を満たすことも確認できる。刺激係
数βjはモードベクトルの正規化の有無などで変化するが，
刺激関数βj｛φj｝は一定となることに注意する。

 　減衰定数5 ％の変位応答スペクトルSD（Tj，hj）から，1

次固有周期0.19 s，2次固有周期0.073 sに対する1自由度
系の最大変位応答を読み取る。エルセントロ地震動に関
する図7.13（c）では値が小さく読み取れないので，ここ
では図 7.12（c）の加速度応答スペクトルから SD（T，h）
≈SA（T，h）/ω2で求めてみる。

 1次固有周期0.19 sについて，
 SA（0.19，0.05）≈800 cm/s2

 ∴ SD（0.19，0.05）≈800/33.12 = 0.73 cm

 2次固有周期0.073 sについて，
 SA（0.073，0.05）≈450 cm/s2

 ∴ SD（0.073，0.05）≈450/86.62 = 0.06 cm

 あるいは図7.15から読み取ってもほぼ同じ値となる。以
上から式（8.47）を用いて，

 ｜｛x｝｜max =　 
j

［βj｛φj｝SD（Tj，hj）］2
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283 右段下から
14行目 次固有周期0.59 s，2次固有周期0.23 sに対する 次固有周期0.19 s，2次固有周期0.073 sに対する

右段下から
4～9行目

1次固有周期0.59 sについて，
　　　　　　SA（0.59，0.05）≈850 cm/s2

　　　　∴SD（0.59，0.05）≈850/10.62 = 7.6 cm
2次固有周期0.23 sについて，
　　　　　　SA（0.23，0.05）≈800 cm/s2

　　　　∴SD（0.23，0.05）≈800/27.72 = 1.0 cm

1次固有周期0.19 sについて，
　　　　　　SA（0.19，0.05）≈800 cm/s2

　　　　∴SD（0.19，0.05）≈800/33.12 = 0.73 cm
2次固有周期0.073 sについて，
　　　　　　SA（0.073，0.05）≈450 cm/s2

　　　　∴SD（0.073，0.05）≈450/86.62 = 0.06 cm

284 左段1～2行目
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 この問題では，2次モードの変位応答が小さいため，1次
モードのみを考慮した場合とほとんど変わらない。一般
的な地震動では短周期で変位応答スペクトルの値が小さ
く，高次モードの刺激関数も小さいので，高次モード

（たとえば3次以上）を無視することが多い。一方，超高
層建物のように固有周期が長い場合は，高次の固有周期
に対する変位応答スペクトルも大きくなり，影響が無視
できない場合がある。

4	 図8.5において，上部構造物が多自由度になった場合は，
mj，cj，kj，Hj，xjが j階（ j層）で定義される。回転慣性
Iは，基礎の回転慣性のほかに上部の各階の床の回転慣
性も含み，ロッキングに対応する建物全体の回転に関係
する。δjは j層の変形による基礎に対する相対変位で，
δj = xj − xf −θHjである。以上を考慮して式（8.36）を書
き直すと，

 回転： Iθp + c Rθ
●

+ k Rθ−
n

i = 1

n

j = 1

c i j（x
●

j − x
●

f −θ
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H j）H i 

　　　 −
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 上部： m（xp + xpg）+
n

j = 1

cij（x
●

j − x
●

f −θ
●

Hj）  

　　　 +
n

j = 1

kij（xj − xf −θHj）= 0

 これより地動入力を受ける振動方程式は以下となる。

 ［M］｛xp｝+［C］｛xp｝+［K］｛x｝= −［M］｛1′｝xpg
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 ［C］は，［K］でkR→cR，kH→cH，kij→cijとすれば得られ
る。スウェイとロッキングの自由度を含めて，上部構造
物の自由度 + 2となっていることに注意する。この問題
では上部構造物が3自由度であるのでn = 3，せん断多質
点系にモデル化するとすれば剛性行列と減衰行列は式

（8.3） のように 3 重対角となるため，k13 = k31 = 0，
c13 = c31 = 0となる。

第9章
1	 これらは現在の耐震設計法を理解するうえで重要な概念

である。定義と式，関連する説明などは本文に明示して
いるのでここでは繰り返さないが，それぞれがどのよう
な現象を考慮し，またそれをどのように簡略化して表し，
その結果としてどのような精度で地震時の現象や耐震安
全性を考慮しているか考えてほしい。本文中に述べたよ
うに，その定義が誤解されやすいもの，条件によっては
現象を適切にモデル化できていないことなどもある。た
とえば，「C0 = 1.0は地震時の地動加速度 = 1 Gに対応し
ている」，「Ai分布は上部構造物のモード形を示してい
る」などはよくある誤解である。また，振動特性係数や
地震地域係数，構造特性係数などは，本文中で示したよ
うに，前提となる考え方が厳密さを欠いている面がある。

 　コンピュータによる構造計算が一般的になっている現
在，中間過程で現れるこれらの値に設計者が無頓着とな
る可能性もある。設計法の運用だけでなく，その意味や
成立過程を理解し，適切な設計がなされるよう意識する
必要がある。

2	 式（9.5）の略算式より鉄筋コンクリート造で高さ8 mの
建物の固有周期T = 0.16 s。名古屋市の地震地域係数は
図9.2よりZ = 1。固有周期と地盤条件から式（9.4）より
振動特性係数Rt = 1。式（9.6）で各階重量からα1 = 1.0， 

α2 = 0.5となるので，AiはA1 = 1.0，A2≈1.2（図9.4からも
概略確認できる）。2次設計のC0 = 1.0として，式（9.1），
（9.2）より

 C1 = 1.0，C2 = 1.2  

∴Q1 = 1.0 ×（200 + 200）= 400 kN，Q2 = 1.2 × 200 = 240 kN
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 この問題では，2次モードの変位応答が小さいため，1次
モードのみを考慮した場合とほとんど変わらない。一般
的な地震動では短周期で変位応答スペクトルの値が小さ
く，高次モードの刺激関数も小さいので，高次モード

（たとえば3次以上）を無視することが多い。一方，超高
層建物のように固有周期が長い場合は，高次の固有周期
に対する変位応答スペクトルも大きくなり，影響が無視
できない場合がある。

4	 図8.5において，上部構造物が多自由度になった場合は，
mj，cj，kj，Hj，xjが j階（ j層）で定義される。回転慣性
Iは，基礎の回転慣性のほかに上部の各階の床の回転慣
性も含み，ロッキングに対応する建物全体の回転に関係
する。δjは j層の変形による基礎に対する相対変位で，
δj = xj − xf −θHjである。以上を考慮して式（8.36）を書
き直すと，
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 ［C］は，［K］でkR→cR，kH→cH，kij→cijとすれば得られ
る。スウェイとロッキングの自由度を含めて，上部構造
物の自由度 + 2となっていることに注意する。この問題
では上部構造物が3自由度であるのでn = 3，せん断多質
点系にモデル化するとすれば剛性行列と減衰行列は式
（8.3） のように 3 重対角となるため，k13 = k31 = 0，
c13 = c31 = 0となる。

第9章
1	 これらは現在の耐震設計法を理解するうえで重要な概念

である。定義と式，関連する説明などは本文に明示して
いるのでここでは繰り返さないが，それぞれがどのよう
な現象を考慮し，またそれをどのように簡略化して表し，
その結果としてどのような精度で地震時の現象や耐震安
全性を考慮しているか考えてほしい。本文中に述べたよ
うに，その定義が誤解されやすいもの，条件によっては
現象を適切にモデル化できていないことなどもある。た
とえば，「C0 = 1.0は地震時の地動加速度 = 1 Gに対応し
ている」，「Ai分布は上部構造物のモード形を示してい
る」などはよくある誤解である。また，振動特性係数や
地震地域係数，構造特性係数などは，本文中で示したよ
うに，前提となる考え方が厳密さを欠いている面がある。

 　コンピュータによる構造計算が一般的になっている現
在，中間過程で現れるこれらの値に設計者が無頓着とな
る可能性もある。設計法の運用だけでなく，その意味や
成立過程を理解し，適切な設計がなされるよう意識する
必要がある。

2	 式（9.5）の略算式より鉄筋コンクリート造で高さ8 mの
建物の固有周期T = 0.16 s。名古屋市の地震地域係数は
図9.2よりZ = 1。固有周期と地盤条件から式（9.4）より
振動特性係数Rt = 1。式（9.6）で各階重量からα1 = 1.0， 

α2 = 0.5となるので，AiはA1 = 1.0，A2≈1.2（図9.4からも
概略確認できる）。2次設計のC0 = 1.0として，式（9.1），
（9.2）より

 C1 = 1.0，C2 = 1.2  

∴Q1 = 1.0 ×（200 + 200）= 400 kN，Q2 = 1.2 × 200 = 240 kN
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