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1. 序 

塔状トラス構造物は風荷重が支配的であるとされ，地震荷重に対

する検討は省略される場合がある。しかしながら，近年の大地震に

対する社会的関心の高まりや耐震性能の明確化の気運が高まる中で，

想定入力地震動は増大傾向にあり，既存構造物が保有する耐震性能

の余裕度を把握することが求められている 1)。電気事業法に属する

送変電構造物である送電用鉄塔も極大地震に対する耐震性能を把握

することが求められているトラス構造物のひとつである 2)3)。送電用

鉄塔は全国に約 25 万基存在しており，近年では地震力などの想定

荷重増加に伴い強度不足となる鉄塔の補強対策はもとより，近い将

来耐用年数を超える鉄塔の建替対応が急がれている。しかしながら，

膨大な基数の既存鉄塔全てを直ちに補強や建替等を実施することは

現実的に困難で，様々な観点から合理的かつ簡便に既存鉄塔の構造

安全性をスクリーニングした上で，各種対応への優先順位付けをす

る必要がある。そのような経緯の中で耐震性能に着目したスクリー

ニング手法構築は各種優先順位付けの一指標として有益である。 

塔状トラス構造物は Fig.1 に示すようにパネルが積層した構造と

なっていて，通常の構造設計では個材の応力度比評価により全部材

を弾性範囲に収めることでしか架構状態の是非を判定しておらず，

部材の塑性化を考慮した耐震性能評価は実施されない。一方で，既

往の被雷鉄塔の地震被害 4)において複数の腹材（以降，本論におけ

る腹材とは Fig. 1 中の斜材(Brace)を意味する）が座屈や破断を生じ

たものの架構が倒壊することはなかったことを踏まえれば，被災後

の維持継続を念頭に，鉄塔を倒壊させないことを担保する手段とし

て，全部材を弾性範囲に収めることの他に，架構の変形性能に着目

した評価が模索可能と考えられる。そのような観点を鑑み，近年の

想定入力地震動の増大を踏まえて既存鉄塔の保有耐震性を合理的に

スクリーニングするとなれば，鉄塔架構の部材損傷を考慮した変形

性状の把握および耐震診断手法の構築が必要になる。既往研究とし

て，例えば鈴木ら 5)は，送電用鉄塔を対象にした腹材が先行座屈す

る場合のトラス骨組の挙動を実験的に検証し，応力再配分による骨

組の座屈耐力上昇現象を確認している。また，竹内・松井ら 6)7)は時

刻歴応答解析に組み込むことが可能な円形鋼管部材の破断アルゴリ

ズムを構築し，通信鉄塔や鉄塔支持型煙突の非線形挙動の分析を行

っている。しかしながら，部材座屈を考慮した鉄塔架構の耐震診断

手法は未だ確立されておらず，山形鋼部材で構成された鉄塔架構の

非線形挙動を考慮した耐震診断手法構築を試みた研究は見当たらな

い。また，送変電構造物の実務設計はクレモナ解法に基づく応力計
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算が一般的であり，立体応力解析はおろか弾塑性応答解析を実施す

ることも容易ではない現状がある 8)。そのため，非線形挙動を考慮

した耐震診断手法は，そういった高度な数値解析環境が整備されて

いない実務現場で運用できるような，特別な知識を必要とせずに簡

易かつ機械的な手続きで計算できる手法である必要がある。 

以上を踏まえて本論では，膨大な基数がある送電用山形鋼鉄塔の

極大地震に対する耐震性能スクリーニング実施に向け，被災後の腹

材補修によって対応可能な鉄塔の選別および鉄塔どうしの耐震余裕

度を同一尺度で相対比較し，対策優先順位付けのための一指標とす

ることを目的とした耐震診断手法を提案する。以降，2 章では送電

用鉄塔設計の特徴や現状の課題等を整理し，3 章では本論で提案す

る鉄塔架構の耐震診断手法および同指標の算出方針を説明する。4

章では本論で対象とする高さ 30，40m 級の典型的な送電用山形鋼鉄

塔のモデル概要を示すとともに，本検討で用いる送電用鉄塔の等価

静的地震荷重の概要を示す。5 章では，まず等価静的地震荷重に対

する鉄塔架構の弾性応答変位の簡易評価方法を示した後，腹材座屈

を考慮した鉄塔架構の静的増分解析からモデル鉄塔の耐震性能曲線

を構築するとともに，エネルギー一定則に基づいた耐震診断指標の

定式化を試みる。続く 6 章では前章の静的増分解析にて評価された

安全限界変位が，腹材の繰返し変形の座屈後劣化挙動を考慮した動

的応答時の安全限界変位を概ね安全側評価で捉えていることを時刻

歴応答解析により確認する。最後に 7 章では提案する耐震診断指標

の算定例およびその適用性を示す。 

 

2. 送電用鉄塔設計の現状整理 

塔状トラス構造物は主に通信鉄塔，煙突支持鉄塔，送電用鉄塔な

どがあり，法的な管轄が国土交通省と経済産業省に分けられている。

例えば，通信鉄塔や煙突支持鉄塔は国土交通省管轄となり建築基準

法が適用され，送電用鉄塔は経済産業省管轄で電気事業法が適用さ

れる。本論は後者の送電用鉄塔を対象とし，本章では送電用鉄塔設

計の特徴を建築基準法との比較を交えながら整理する。 

2.1. 法的規則と民間規程 

送電用鉄塔は経済産業省が管轄するトラス工作物であり，構造設

計の法的規則としては電気事業法が適用される。同法 39 条に基づ

く電気設備に関する技術基準を定める省令（以降，電技）9)にて送電

用鉄塔の具体的な設計クライテリア等は示されている。また，民間

規程として電気学会が発刊する送電用鉄塔設計標準（以降，JEC）

10)~12)が推奨されていて，JEC の一部内容は電技に直接引用されてい

る部分がある。送電用鉄塔設計は電技を順守しつつ，電力各社の判

断で民間規程の JEC も参照しながら実施される。 

2.2. 現行設計方針や特徴 

本論にて鉄塔架構の耐震診断手法を提案するに至る上での背景や

前提条件等に触れながら，送電用鉄塔に関する現行設計の特徴を以

下に示す。 

(a) 設計クライテリア 

送電用鉄塔の設計クライテリアは，電技 32 条電気支持物の倒壊

の防止において，「架空電線路…中略…は，その支持物が支持する電

線等による引張荷重，風速四十メートル毎秒の風圧荷重及び当該設

置場所において通常想定される気象の変化，振動，衝撃その他の外

部環境の影響を考慮し，倒壊のおそれがないよう，安全なものでな

ければならない。」と定められていて，同解釈 13)では各材料・構造の

許容耐力等も規定されている。上記を根拠として，送電用鉄塔にお

いてはトラス構造を構成する個材に対する許容応力度設計（弾性設

計）が実施されている。設計時に考慮する水平外力は風圧荷重のみ

で，地震力に対する検討は実施されないことが一般的である。なお，

2020 年の電技改正にて，風圧荷重は全国一律で設定されていた基準

風速を見直し，JEC で整備されていた地域別風速が法的規則として

適用されることとなった。特筆すべき点は，上記関連条文等におい

て，建築基準法令第八十二条の二の層間変形角 1/200 以下の変形制

限といった，構造物の具体的な変形量の制限値は規定されていない

点である。送電用鉄塔は一般の建築物のように構造体を覆う仕上げ

材などがないためであると推察され，JEC でも具体的な変形制限値

は規定されていない。それに対して本論では，既存の送電用山形鋼

鉄塔を対象に，架構を維持する上で不可欠な主柱材が座屈を生じる

までの変形性能を統計化し，架構の靭性に着目した簡易的な耐震診

断手法の構築を主目的としている。 

(b) 耐震設計の現状 

建築基準法や同法の解説書 14)には耐震設計に関して，一定規模以

上での時刻歴応答解析の実施義務，保有水平耐力計算ではせん断力

法に基づく具体的な地震荷重算出方法が示されている。一方，電気

事業法関連の法的規則には耐震設計法の実施および具体的な計算方

法は現状では規定されていない。送電用鉄塔の設計水平外力として

は電技で直接言及されている風圧荷重のみであり，基本的に耐震設

計は実施されない。これは，これまで発生した数ある地震に対して，

地盤の隆起，陥没，地割れなど地盤変状に伴う傾斜や部材変形など

の二次被害はあるものの，直接的な地震動による鉄塔上部構造の倒

壊被害は報告されていないとする経験から，風圧荷重に対して設計

されていれば地震荷重に対して十分な安全性が確保できると評価さ

れてきたためでもある。しかしながら，近年では想定入力地震動の

増大とそれに伴う耐震性能の明確化を求める気運が高まり，既存鉄

塔の構造余裕度把握も求められている。そのような社会的背景を踏

まえ，実務現場での耐震設計実施に向けて，電気学会は 2015 年に

JEC-TR-201512)で初めて送電用鉄塔の耐震設計方針は等価静的を基

本とし，送電用鉄塔専用の等価静的地震荷重の算出式を提示した。

その後，電気協同研究会は文献 3)にて，JEC-TR-2015 提案手法を改

良し，評価確度を向上させた等価静的地震荷重を提案し現在に至っ

ている。このように，現状送電用鉄塔の耐震設計は未だに一般的に

実施されていないものの，耐震性能評価に向け送電用鉄塔の設計用

地震荷重の整備が精力的に進められている。 

(c) 実務現場で使用される応力解析法 

先述したように，建築基準法上の通信鉄塔では立体応力解析を基

本としている 15)一方で，送電用鉄塔の実務設計では数値解析環境が

普及している今日でもクレモナ解法に基づく応力算出法が一般的で

ある 8)。これは，JEC-127-1979 中の上部構造の応力算定の解説にて

トラス鉄塔の節点がピン節点とみなせること，通常の四角鉄塔は平

面解析により応力を算定してもよいことといった記載を根拠として

計算の簡便化を図っているものである。したがって，送変電構造物

の実務設計現場では立体応力解析はおろか弾塑性応答解析を実施す

ることも容易ではなく，本論で提案する耐震診断手法はこういった

実務現場の現状を加味した上で，できるだけ簡便な計算方法で実用
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的なものとすることに重点を置く。 

(d) 部材の接合方式 

送電用鉄塔の部材の接合方式としては，建築物で一般的に使用さ

れる高力ボルト摩擦接合は要求されておらす，普通ボルト支圧接合

が使用されている 16)。そのため，構造設計では母材の圧縮・引張耐

力とともに，接合部強度の検定も実施されている。普通ボルト支圧

接合部は想定外荷重下にて部材が塑性化を伴う過大変形を生じた際

に，母材の塑性化より先行して接合ボルトが脆性的な破壊を生じて

しまう可能性がある。そのため，本論で提案する耐震診断手法は，

接合部での脆性破壊は補修・改修等によって防止された条件下での

評価を前提としている。なお，送電用鉄塔の保守整備現場ではボル

ト交換等は日常的に実施されており，高強度ボルトへの差替えなど

によってボルト先行破壊への対策は可能であると考える。 

 

3. 提案する鉄塔架構の耐震診断手法の概要 

3.1 鉄塔架構の耐震診断指標の提案 

既往の被雷鉄塔の地震被害 4)で複数の腹材が座屈や破断を生じた

ものの架構が倒壊することはなかった実態を鑑みると，地震荷重に

対して一部の腹材が損傷したとしても鉛直力を支持する主柱材が座

屈を生じなければ，被災後に損傷腹材を部材交換することで，鉄塔

架構を継続使用することが可能であると考えられる。なお，送電用

鉄塔の保守整備現場において，主柱材の取換えや補強は非常に手間

とコストがかかるものの，腹材の部材取換えは比較的容易である 17)。

そこで，本論では想定地震動に対して主柱材が座屈を生じる前に腹

材座屈が先行すると危惧される鉄塔を対象に荷重の入力レベルと構

造物の靭性能に着目して架構としての耐震性能を評価する耐震診断

手法を提案する。 

Fig. 2 および 3 に示すように，本論では腹材座屈を考慮したベー

スシアと頂部変位を代表値とした荷重変形曲線を鉄塔架構の耐震性

能曲線として定義するとともに，架構維持で不可欠な主柱材が座屈

を生じる時の同曲線上の変位を安全限界変位と定義する。そして，

耐震性能曲線に基づき想定地震荷重レベルから評価される頂部弾塑

性応答変位と，同曲線で定義された安全限界変位から算出できる式

(1)を鉄塔架構の耐震診断指標として提案する。 

1, 1,T p limDCR δ δ=  (1) 

ここに，δ1,p：腹材座屈を考慮した鉄塔頂部変位，δ1,lim：主柱材が座

屈を生じる際の頂部変位（以降，鉄塔架構の安全限界変位）とする。 

式(1)の算定には腹材座屈を考慮した鉄塔架構の耐震性能曲線の

構築および同曲線から想定地震荷重レベルに応じた鉄塔架構の頂部

弾塑性応答変位を評価する必要がある。鉄塔架構の耐震性能曲線は，

国内の送電用鉄塔は個々の鉄塔で多少の差異はあるものの，電圧規

模や塔高さ，架渉線条件などが同程度であれば構造形式や部材サイ

ズが概ね同規模になると考え，既存の標準的な送電用鉄塔のモデル

鉄塔から構築される曲線を，耐震性能スクリーニング実施のための

一指標として，モデル鉄塔と同規模の鉄塔に対して適用可能な耐震

性能曲線と定めることとする。また，腹材座屈後，主柱材が座屈に

至るまでの非線形領域に関しては，一般的な弾塑性応答評価指標を

援用した評価を試みる。後述するように，本形式（ダブルワーレン

結構，ブライヒ結構）の送電用鉄塔では，圧縮側の腹材自身は座屈

後に軸剛性が著しく低下する一方，引張側の腹材によるせん断力伝

達機構が維持されるため，架構全体の剛性は腹材座屈後もしばらく

は殆ど低下しない。この特性を利用し，本研究では腹材座屈後の弾

塑性応答変位を評価するために一般的に用いられる経験則であるエ

ネルギー一定則 18)を援用する。同概念が成立する場合に耐震性能曲

線が定められていれば，Fig. 3 に示すように入力荷重から求まる弾

性入力エネルギーと腹材損傷に伴う塑性変形吸収エネルギーを等値

することで，弾塑性応答変位を簡易に評価することが可能となる。 

Table 1 には耐震診断指標の評価方針を示す。同指標は，個材の応

力度比評価のみでしか架構状態の是非を評価していない従来方式と

は異なり，鉄塔どうしの架構としての耐震性能を同一尺度で相対比

較することを目的の一つとして，建替や補強，保守整備実施を合理

的に実施していくための優先順位付けの一指標として活用可能と考

える。 

Fig. 2 Schematic image of seismic performance level  
on a pushover curve of tower frame 

Table 1 Evaluation plan of simple seismic damage index 

Fig. 3 Evaluation of δp  
based on the energy balance concept 

δ

Q

Braces
buckling

Braces buckling

Limiti disp.Yeild disp.

Repairable and usable range
after earthquake

Reinforce main post or
reconstruction range

Main post
buckling

Top disp.

Base shear

Main post buckling

Pushover curve of tower frame

( (

( (

1

δ

Q

Top disp.

Base shear

Main post
buckling

： Plastic absorption energy

： Elastic input energy

 The energy balance concept

Pushover curve of tower frame

1,pδ1,eδ1,yδ 1,limδ

pE

pQ

eQ

O

eE

1

Index
Collapse

Level
Explanation

【Low】
Repairable and usable

after earthquake

Although the brace can be damaged, the risk of a

main post buckling and collapsing is low.The frame

can be used continuously for repairs after the

disaster.The magnitude of the judgment value can

be used as a prioritization index for rational

implementation of future maintenance, repair,

rebuilding, etc.

【High】
Reinforce main post

or reconstruction

There is a high risk that a main post will buckle

and collapse.It is necessary to carry out detailed

analysis to closely examine the structural safety

and to plan reinforce main post or reconstruct.

1.0≥
T

DCR

1.0<
T

DCR
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3.2 想定される送電用鉄塔の耐震性能スクリーニングと提案する

耐震診断手法の関係性 

想定される送電用鉄塔の耐震性能スクリーニングの中における本

論で提案する耐震診断手法の位置づけを具体的に解説する。 

極大地震が想定される地域の鉄塔として，耐震診断の対象とする

鉄塔が最初の段階で選定された後，次の段階では各々の鉄塔ごとに

現状のクレモナ計算から想定地震動に対して主柱材と腹材の許容応

力度検定が実施される。そして，強度不足の判定が生じた鉄塔は，

I：主柱材座屈が先行（腹材より主柱材の応力度比が厳しい），II：腹

材座屈が先行（I の逆），に分類される。さらに次の段階として，II

に分類された鉄塔は，腹材の座屈を考慮した本論で提案する耐震診

断の対象となり，DCRT ≥ 1.0 では II’：主柱材も座屈を生じ倒壊する

可能性が高い，DCRT < 1.0 では III：主柱材が座屈を生じ倒壊する可

能性は低く被災後の腹材補修で対応可能，に分類される。以上の検

討フローを経た結果として，例えば，I および II’に分類された鉄塔

は主柱材補強や建替等が必要で対策優先順位が III よりも高い，III

どうしの鉄塔は耐震診断指標の大小で被災後補修や長期的な建替等

の検討優先順位を決定する，という形でスクリーニングすることが

可能になる。以上のように，本論で提案する鉄塔架構の耐震診断手

法は，膨大な基数の既存鉄塔全てを直ちに補強や建替等を実施する

ことが現実的に困難であること，地震動に対して一部腹材が損傷し

ても主柱材が座屈を生じなければ鉄塔架構には倒壊までの余裕度が

あるという見地に立ち，対策優先順位付けのスクリーニング指標と

して上述した個々の鉄塔の耐震性能評価の最終段階で実施されるこ

とを想定したものである。 

 

4. 本論で検討対象とする典型的な送電用山形鋼鉄塔の概要 

本章では本論の耐震診断手法の対象とする典型的な送電用山形鋼

鉄塔の解析モデル概要と本論にて適用する送電用鉄塔の等価静的地

震荷重の概要を示す。 

4.1 解析モデル概要 

本検討におけるモデル鉄塔は国内で膨大な基数を占める高さ 30，

40m 級の標準的な 2 回線の送電用山形鋼鉄塔とし，文献 3)の解析モ

デルを準用する。Table 2 に 12 体のモデル概要を示す。主なモデル

パラメータは根開き比 H/B，鉄塔型，電圧規模である。根開き比と

は鉄塔基部の根開き Bと鉄塔高さ Hの比を指し，本モデルは各電力

会社の標準的な根開きと狭広根開きの基準に納まる範囲にある。鉄

塔型とは架渉線取付き水平角度に応じて分類されるもので，A 型が

水平角度 3°の懸垂型鉄塔，B 型が水平角度 15°の耐張型鉄塔であ

る。電圧規模は山形鋼鉄塔の適用範囲である 66kV と 275kV の 2 種

類を設定した。荷重径間とは鉄塔前後のそれぞれの径間中央点の距

離であり，鉄塔が支持する架渉線重量の算定に用いる。モデル鉄塔

の形状図例として，Fig. 4 に No.1~3(A66 シリーズ)を示す。本論では

鉄塔架構の耐震性能に関して，主柱材および腹材から構成される塔

体を検討対象とし，架渉線を支持する腕金部分の損傷は考慮しない。

Fig. 5 は本解析モデルと同等規模の実在する送電用鉄塔を調査し，

各パネルの主柱材と腹材の細長比 Lk/r の分布を示したものであり，

同図には本解析モデルの分布も併せて示す。Lk/r の算定に用いる有

効座屈長さ Lkは部材長さの 0.9 倍，断面二次半径 rは部材中間部で

一面のみが支持される場合は平行軸回り，部材中間部で支持点なし

または直交二面が支持される場合は最小軸回りとする 12)。同図に示

すように，主柱材は細長比 30~80 程度に分布している一方で，腹材

は細長比 50~200 に分布し弾性座屈を生じるような細長比 100 以上

の部材が多用されていることがみてとれる。 

4.2 想定荷重 

送電用鉄塔の固定荷重は，鉄塔重量と架渉線支持重量が鉛直力と

して作用するとともに，線路直交方向には架渉線張力による水平角

度荷重が作用する。また，本論で提案する耐震診断手法の算定に用

いる等価静的地震荷重は文献 3)を参照し，式(2)～式(5)にその概要を

Table 2 Characteristic of analysis models 

(a) No.1 (b) No.2 (c) No.3 

6.85m

1

2

3

4

5

6

7

8

9

10
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13

14

15

16

17

18

1.5m

0.9m

1.05m

1.05m

1.0m

0.95m

0.95m

3.0m

3.0m

3.2m

0.9m

1.2m

1.3m

1.4m

1.6m

1.9m

2.4m

2.7m

30m
H=

0.5

4.16m 3.39m
B= B= B=

Fig. 4 Model tower shape diagram examples (A66 series) 

model

No.
Series

Voltage

scale

Aspect ratio

H/B

Height

(m)

Tower

type

horizontal

line angle

(°)

loading

span

(m)

1 4.5

2 7

3 9

4 4

5 5.5

6 7

7 4.5

8 7

9 9

10 4

11 5.5

12 7

B275
B

(Tension)
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3

250

B66
B
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15

A275

275kV 40

A

(Suspension)
3

A66

66kV 30

A

(Suspension)

300

Tower Type Earthquake input direction Coefficient a w

Longitudinal direction 0

Transverse direction 0

Longitudinal direction 0.5cos(θ/2)

Transverse direction 0.5sin(θ/2)

Suspension

Tension

＊(Effective mass of overhead wire)＝(mass of overhead wire)×a w

:Horizontal line angle
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direction

Transverse direction

/2

Table 3 Effective weight of overhead wire  
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示す。同式において応答特性係数 Rt は架渉線支持形式である懸垂鉄

塔および耐張鉄塔に分類されていて，取付く架渉線が地震時に慣性

力として鉄塔に対して有効に働く重量は，Table 3 に示す低減係数を

用いて算出する方法が提案されている。線路方向と線路直交方向で

は式(2)~(5)の係数 a や βおよび Table 3 中の係数 awが異なっており，

本論ではそれぞれの入力方向について検討を実施する。 

= ⋅ ⋅ ⋅
i t h i i

Q R C A W  (2) 

懸垂鉄塔の場合：
( )

( ) ( )
0

0 0

[ ]

[ ]

⋅ <
= 

⋅ ⋅ ≤
　　m c

t

m c c

a a g T T
R

a a g T T T T
 (3) 

耐張鉄塔の場合：
( )

( ) ( )
0

0 0

[ ]

[ ]

< ⋅
= 

⋅ ⋅ ⋅ ≤
　　m c

t

m c c

a g T a T
R

a a g T T a T T
 (4) 

( )101 logβ= −i iA W W  (5) 

ここに，Qi：i パネルに作用する層せん断力，Wi：i パネルの重量の

1/2 と i パネルより上部の総重量の和，Rt：振動特性係数，Ch：減衰

定数による補正係数（山形鋼鉄塔の減衰 2%と仮定したとき 1.3），

Ai：層せん断力の高さ方向分布係数，a：線路方向 0.8 線路直交方向

0.6，T0：設計用一次固有周期(=H/100)，Tc：加速度応答スペクトルが

一定値区間の上限周期，am：入力加速度応答スペクトルの最大値，

g：重力加速度，β：線路方向 2.0，線路直交方向 2.5，W：有効質量

を含んだ全重量である。振動特性係数 Rt を想定地震動の加速度応答

スペクトルとして解釈すれば，係数 am は対象鉄塔の一次固有周期に

該当する応答スペクトル値を設定することと同義である。 

 

5. 鉄塔架構の耐震診断指標の定式化 

本章では鉄塔架構の弾性応答変位の簡易計算方法やモデル鉄塔の

耐震性能曲線の構築手順を示し，エネルギー一定則を援用した鉄塔

架構の耐震診断指標の定式化を試みる。 

5.1 仮想仕事法に基づく静的弾性変形の理論解導出と妥当性検証 

本節ではクレモナ解法に基づく応力計算を念頭に，立体応力解析

と同等の鉄塔架構の弾性応答変位評価値を得られる簡易な手計算法

の提案とその妥当性を示す。なお，鉄塔架構の弾性応答変位は，エ

ネルギー一定則の中で弾性入力エネルギー評価のために使用する。 

5.1.1 仮想仕事法に基づく水平変位の誘導 

Fig. 6(a)に示すように，鉄塔架構をパネルが積層した変断面片持ち

梁としてモデル化することで，仮想仕事法に基づく等価静的荷重作

用時の弾性応答変位の評価を試みる。各パネルに水平荷重 Pi が作用

する際の i パネルに生じる水平変位 δi は曲げモーメントによる変形

mδi とせん断力による変形 sδi の和として式(6)で評価する。 

i m i s iδ δ δ= +  (6) 

Fig. 6(b)に示すように，各パネルに水平荷重 Piが作用するものとし，

i パネル目に単位荷重が作用した場合を考えると，mδi および sδi はそ

れぞれ式(7)，式(8)のように求まる。 
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ここに，δi：i パネルの水平変位，mδi：i パネルの水平変位の曲げ変

形成分，sδi：i パネルの水平変位のせん断変形成分，Pi：i パネル目

に作用させる水平力，Hi：i パネルのパネル高さ（ただし，H0 = 0 と

する），Mx：等価断面に働く曲げモーメント，Qx：等価断面に働くせ

ん断力，EIi：i パネルの等価曲げ剛性，GAsi：i パネルの等価せん断

剛性，x：鉄塔頂部からの長さ，κ：せん断変形の係数 1.0（等価断面

に置換していることから断面形状に応じた割増しはしない）とする。 

このとき，頂部の水平変位 δ1 は式(9)のように整理される。 
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式(7) ~ (9)中の i パネルの等価剛性は Fig. 7 に示すように，等価曲

げ剛性 EIi は主柱材断面積 Api および変形に直交する構面の腹材断面

積 Abi とパネル幅 li から式(10)で評価し，等価せん断剛性 GAsi は変形

方向の構面の腹材断面積 Abi とパネル幅 li および高さ Hi から式(11)

として評価する 19)。 

( )
2

34 cos
2

θ
 

= +  
 

i
i Pi bi bi i

l
EI E A n A  (10) 

( )

3sin

2

θ
= i bi bi i

si

i

H n A
GA

l
 (11) 

ここに，E：鋼材のヤング係数，θi：i パネルの腹材の取付き角度，

nbi：評価構面の腹材総数とする。 

5.1.2 仮想仕事法に基づく理論解と弾性解析の比較 

弾性応答変位に関して，式(6)~式(11)により求まる手計算法（以下，

評価値）と立体応力解析により求まる詳細法（以下，解析値）の結

果を比較し，評価値の妥当性を検証する。立体応力解析は文献 3)に

従い骨組解析モデルを構築し弾性応力解析 20)を実施した。送電用鉄

塔の固定荷重は鉛直方向に作用する重量の他に，架渉線による水平

角度荷重が線路直交方向に作用する。よって，線路直交方向の弾性

応答変位は固定荷重と地震荷重作用時の応答変位の和として算定す

る必要がある。これを踏まえ，Fig. 8 には，水平角度荷重による線路

直交方向変位と，仮に am = 980 gal とした等価静的地震荷重による

線路方向および線路直交方向の 12 モデルの全パネルの水平応答変

位の評価値と解析値を比較して示す。同図に示すように，評価値は

誤差±15%以内で解析値と対応し，頂部変位の誤差平均は-7 ~ -3%程

度である。よって，鉄塔架構の弾性応答変位は，立体応力解析を実

施することなく，仮想仕事法に基づく手計算で簡易に評価可能であ

ることが確認された。また，同評価は塔状トラス構造物の様々な静

的荷重に対する応答変位評価に汎用的に適用できると考える。 

5.2 腹材座屈を考慮した静的増分解析結果と統計化 

本節では，腹材座屈に伴う鉄塔架構の弾塑性応答変位の簡易評価

に向け，静的増分解析により鉄塔架構の耐震性能曲線を構築する。 

腹材座屈を考慮した鉄塔架構の静的増分解析 21)は，4.2 節で示し

た等価静的地震荷重に従い実施する。解析モデルでは腹材を弾塑性

トラス要素でモデル化する。Fig. 9 に示すように，圧縮側は座屈後耐

力劣化を再現するために 3 折線モデル 21)とし，折点耐力を現行の送

電用鉄塔設計の腹材座屈耐力として用いられている JEC-c カーブ 12)

と座屈後安定耐力 22)となるように，劣化勾配を柴田・若林モデルの

劣化式 6)から座屈後安定耐力に至る変形値を設定する。補助材はモ

デル化せずに，各種座屈耐力の有効細長比計算において考慮する。

引張側は，ボルト孔の断面欠損を考慮した有効断面積による母材引

張降伏耐力 23)としたバイリニア履歴とする。主柱材は線形モデルと

し，軸力が現行の送電用鉄塔設計の山形鋼主柱材座屈耐力として用

いられている JEC-b カーブ 12)に到達した時点を鉄塔架構の安全限界

変位と判定する。ただし，送電用鉄塔の山形鋼主柱材は重ね（偏心）

継手接合されており JEC-b カーブよりも低下することが文献 24)で

示されている。よって，重ね継手箇所(Fig. 4 で＝印を含む個所であ

り，送電用鉄塔設計の構造図に通常記載されている)は，同文献中の

提案座屈耐力設計式に基づく。鋼材の降伏応力度 σy は，実強度を勘

案して基準強度 F に対して σy = 1.1F として上記の各部材耐力を評価

する。なお，本論で対象とする山形鋼部材では，座屈変形後の繰り

返し変形に伴い断面角が徐々に開き，局部座屈による破断は容易に

生じないことが既往研究 25)で示されている。このことから本論では

山形鋼部材の局部座屈に起因する母材破断は考慮しない。 

Fig. 10 に全 12 モデルの安全限界変形 δ1,lim に達した時点までのベ

ースシア-頂部変位関係の解析結果を鉄塔型と電圧規模シリーズご

とにまとめて示す。同図の実曲線が静的増分解析結果であり，線上

の－－印は腹材が初期座屈を生じた時点を示す。なお，ベースシア-頂

部変位関係は式(12)および式(13)のように無次元化表記して示す。 

/=
B B all

C Q W  (12) 

1 1 /φ δ= H  (13) 

ここに，CB：ベースシア係数，QB：ベースシア（主柱材 4 脚の地震

荷重入力方向の水平反力合計値），Wall：鉄塔重量と架渉線支持重量

の和，ϕ1：頂部変位変形角，δ1：頂部変位，H：鉄塔高さとする。Fig. 

10 に示すように，どのモデルも腹材が座屈や引張降伏を生じた後も

主柱材が圧縮耐力に達するまでのベースシア-頂部変位関係は線形

に近い挙動を示し，殆ど剛性低下が見られない。圧縮側腹材座屈後

の剛性低下率をまとめて Table 4 に示す。これは，後述する Fig. 17

にみるように圧縮側腹材座屈後も引張側腹材がせん断力伝達機構を

維持し，かつ腹材の座屈に伴い主柱材に生じる曲げモーメントを考

慮してもパネル節点箇所の主柱材端部が曲げ降伏には至らず，Fig. 

11 の安全限界変位時の変形図にみるように架構全体の曲げ変形が

支配的で，腹材変形量が頂部変形量に及ぼす影響が小さいことに起

因すると考えられる。同傾向は文献 5)の送電用鋼管鉄塔を対象にし

た腹材が先行座屈する場合の骨組試験における荷重-頂部変形関係

の傾向と対応している。なお，今回の検討で得られた腹材座屈後の

剛性低下率が他のトラス形式の送電鉄塔で共通に見られるかどうか 

は今後さらに検討する必要がある。 

また同じシリーズ内で比較すると，根開き比 H/B が小さいほど，

(a) Horizontal  

angle load 

(b) Seismic load 
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(c) Seismic load 
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剛性が高くなる傾向にある。H/B は一般的に建設敷地の制約条件に

より決定されるパラメータである。設計条件が同程度であれば H/B

が小さいほど，基部に生じる転倒モーメントが小さくなることから

概算できるように，通常の設計では下部の主柱材断面サイズは小さ

くなる傾向にある。一方，曲げ変形が主体の鉄塔架構の剛性を式(10)

のパラメータに着目して考えると，主柱材断面積 Ai に比べて，パネ

ル幅 li は自乗でそれに影響するため，個材サイズよりも架構形状が

全体の剛性に与える影響が大きいと推定される。よって，H/B と架

構の剛性との関係もそれに対応した結果になっていると考えられる。

Fig.12 および 13 には，腹材初期座屈時の変形角 ϕ1,y = δ1,y /H と安全

限界変形角 ϕ1,lim = δ1,lim /H をシリーズごとに整理してそれぞれ示す。

ϕ1,y および ϕ1,lim は根開き比と相関関係がみられる。ϕ1,lim は 0.01~0.015

程度に分布していて，根開き比 H/B とは概ね比例関係にあることが

みてとれる。これは H/B が小さいほど，剛性が高くなり全体的な曲

げ変形が小さくなることに対応しており，剛性と安全限界変位は概

ねトレードオフの関係になっていることが確認された。 

5.3 耐震診断指標の定式化 

前節で得られたベースシア-頂部変位関係(Fig.10)をバイリニアで

モデル化し，腹材初期座屈以降の関係式を式(14)，腹材初期座屈変位

(Fig.12)および安全限界変位(Fig.13)を電圧規模・鉄塔型・荷重入力方

向に応じた近似式(15)および(16)として定式化したものを本論で対

象とした鉄塔架構の性能曲線として提示する。上式群は，本モデル

における範囲で限定された結果に基づくものあるが，同規模の腹材

座屈先行型の既存鉄塔の耐震余裕度を評価する上での一つの参考式

になりうると考える。 

( ) ( ), 1 1, 1, 1, 1, 1,B B y p y y p lim
C C Kα φ φ φ φ φ= + − ≤ ≤　　　ただし，  (14) 

( )1, 1 2
φ = +

y
y y H B  (15) 

( )1, 1 2lim l l H Bφ = +  (16) 

ここに，ϕ1,p：腹材座屈を考慮した頂部弾塑性変位変形角，K1：弾性

剛性 CB,e /ϕ1,e，α：腹材座屈後の剛性低下率 K2/K1 で本形式の鉄塔は

Table 4 の平均値 0.975 とする，式(15), (16)は Fig. 12,13 中の一次近似

式であり，係数 y1，y2，l1，l2 は鉄塔の電圧規模，鉄塔型，地震荷重

入力方向に応じて決まる定数で Table 5 に示す。 

続いて，3 章で提案した鉄塔架構の耐震診断指標 DCRT の算定方

Fig. 10 Relationship between CB -φ1  
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法を整理する。先述したように本形式の送電用鉄塔は腹材座屈後の

剛性低下が微小であり，主柱材が座屈に至るまでの応答せん断力-頂

部水平変形関係は概ねバイリニアでモデル化できる。また，対象鉄

塔の 1 次固有周期範囲は概ね加速度応答スペクトル一定領域に位置

する。このような場合には DCRT の算定における頂部弾塑性応答変

位 δ1,p (または ϕ1,p)の評価に関しエネルギー一定測が成立するとされ，

その応答低減効果が等価線形化手法を用いた等価剛性および等価減

衰から説明されている 26)。本論では対象送電鉄塔に対し実務上汎用

的に使用されているエネルギー一定測を用いた δ1,p (または ϕ1,p)の簡

易評価手法の誘導を試みる。Fig.14 を参照し，鉄塔架構への無次元

化弾性入力エネルギーEe は，想定静的地震荷重によるベースシア係

数 CB,e および頂部弾性変形角 ϕ1,e から式(17)で算定できる。 

1,

1 , 1,
0

1

2

φ

φ φ= =
e

e B B e eE C d C  (17) 

また，鉄塔架構の耐震性能曲線近似式(14)に基づけば，想定地震荷重

入力に対する腹材座屈を考慮した鉄塔架構の無次元化塑性変形エネ

ルギーEp は式(18)で算定できる。 

( )( )1,

1 , 1, 1, 1, , ,
0

1 1

2 2

φ

φ φ φ φ= = + − +
p

p B B y y p y B p B yE C d C C C  (18) 

エネルギー一定則の成立を仮定し，式(17)と式(18)を等値して整理

すると式(19)を得る。 

( ) ( )2 2 2

1, 1, 1, 1, 1,
2 1 1 0αφ α φ φ φ α φ+ − − − − =

p y p e y
 (19) 

α ≠ 0 のとき，ϕ1,p は式(20)として整理される。したがって，ϕ1,p は仮

想仕事法による式(9)で求まる ϕ1,e，近似式(15)から求まる ϕ1,y，剛性

低下率 αから陽にかつ簡便に算出することができる。 

( ) ( ){ }2 2

1, 1, 1, 1,

1
1 1φ α φ α φ αφ

α
= − + − +

p y y e
 (20) 

以上から，3 章で提案した鉄塔架構の耐震診断指標 DCRT (式(1))は，

式(16)と式(20)の比として算出することができる。なお，算定に際し

ϕ1,e < ϕ1,yとなる場合は ϕ1,p = ϕ1,eとしてDCRTを評価することとする。 

 

6. 時刻歴応答解析による安全限界変位評価値の妥当性検証 

本章では，鉄塔架構の終局状態を決定づける前章の静的増分解析

にて評価された安全限界変位が，腹材の繰返し変形の座屈後劣化挙

動を考慮した動的応答時の安全限界変位を概ね安全側評価で捉えて

いることを時刻歴応答解析により検証する。 

6.1 解析モデル概要 

時刻歴応答解析の繰返し変形を生じる腹材トラス要素の座屈後履

歴測は，Fig. 9 に示す繰返し変形に伴う圧縮側耐力の劣化を再現で

きる修正柴田・若林モデル 327)とし，圧縮側の初期座屈耐力を JEC-

c カーブ，引張側の降伏耐力はボルト孔の断面欠損を考慮した有効

断面積による母材引張降伏耐力を設定する。入力地震動は文献 3)で

用いられている継続時間 106.04 秒の模擬地震動を，4.2 節の設計用

振動特性係数 Rt（減衰定数 h = 5%）に位相適合させたものを各鉄塔

タイプと入力方向に応じて設定する。Fig. 15 に am=750 gal とした場

合の各入力地震動の加速度応答スペクトル (h = 5%）を示す。時刻

Fig. 13 Limit deformation angle φ1,lim  
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Table 5 Coefficient of  
approximation formula  

Fig. 14 The energy 
balance concept diagram  
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Fig. 15 Acceleration response spectra  
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(%)

1 0.236 42.37 0.095 31.98 0.226 41.82 0.097 30.22

2 0.316 53.85 0.102 27.26 0.304 53.28 0.105 26.06

3 0.339 50.75 0.098 24.42 0.327 49.99 0.101 23.24

4 0.273 56.29 0.092 24.16 0.214 48.57 0.085 31.76

5 0.306 60.22 0.095 21.02 0.244 52.25 0.088 27.53

6 0.338 61.08 0.096 18.90 0.266 53.99 0.089 23.86

7 0.376 53.46 0.129 24.39 0.379 47.10 0.157 24.50

8 0.421 58.41 0.134 22.22 0.421 53.20 0.163 21.96

9 0.409 57.01 0.137 24.15 0.464 56.57 0.168 20.60

10 0.363 58.91 0.141 26.45 0.312 46.43 0.143 32.00

11 0.383 61.50 0.144 23.87 0.328 50.04 0.147 29.00

12 0.417 64.74 0.144 20.42 0.355 54.69 0.148 24.63
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Fig. 12 Yield deformation angle φ1,ｙ  
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Series y 1 y 2 l 1 l 2
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-3
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-3
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1.699×10
-3

B66 4.633×10
-3

6.667×10
-4

5.406×10
-3
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-4

A275 5.570×10
-3
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-4
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-3

5.508×10
-4

B275 3.041×10
-3

1.106×10
-3

5.828×10
-3

8.846×10
-4
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歴応答解析は，Newmark-β法 (β = 1/4)で解き，減衰は入力方向 1 次

モードに対して減衰定数 h = 2%の初期剛比例減衰とする。Table 6 に

は主要方向の固有値解析結果を示す。同図に示すように，線路方向

および線路直交方向ともに 1 次モードに関して，固有周期 0.2 ～ 

0.4sec 程度，有効質量比 40 ~ 60%程度で 1 次モードが支配的である。 

6.2 安全限界変位評価値の妥当性検証 

本節では Fig. 15 に示す地震動を入力地震動倍率 SF=1.0 とし，漸

増動的地震応答解析(以降，IDA)によって，主柱材が座屈耐力に達す

るまでの応答性状や安全限界変位に関して，静的増分解析結果と比

較分析する。 

前章で静的増分解析結果を示した Fig. 10 中に，主柱材が座屈耐力

に達するまで SF を 1.0 刻みで増加させた IDA 結果を〇印で示す。

主柱材が座屈耐力に達しなかった SF では，頂部変位の最大応答値

と同時刻のベースシアを示している。同図に示すようにどのモデル

も IDA 履歴が静的増分解析の変形曲線と概ね対応している傾向に

ある。これは，腹材損傷後も一次モードの曲げ変形が支配的である

ためと考えられる。Fig. 16 には各入力方向の安全限界変位変形角の

解析結果を前節の静的増分解析で得られたものをシリーズごとに整

理し比較して示す。IDA 履歴が静的増分解析の変形曲線と概ね対応

していたように，IDA より得られた安全限界変位と静的増分解析で

評価された安全限界変位も概ね対応している。Fig. 17 には No.3 の

線路方向入力を例として，静的増分解析と IDA における動的応答の

安全限界変位に達した時点までの部材損傷状況を比較して示す。静

的増分解析では，13 ~ 18 パネルの腹材が座屈を生じるが，圧縮側腹

材座屈後も引張側腹材がせん断力伝達機構を維持し，かつパネル節

点箇所の主柱材端部が曲げ降伏には至らず，最終的に曲げ変形が主

体で 16 パネルの d 脚主柱材軸力が座屈耐力に達して安全限界変位

に達した。IDA では，主柱材が座屈耐力に達した SF では，塔体下部

の腹材が全体的に損傷し，最終的には 16 パネルの a 脚主柱材軸力

が座屈耐力に達し安全限界変位を決定づけた。両者を比較すると，

静的増分解析よりも動的応答の方が繰返し変形に伴い鉄塔下部の腹

材が多く座屈を経験するとともに，17 パネル腹材は引張降伏も生じ

ていること，鉄塔上部 2 ~ 8 パネルの腹材も損傷していることがみ

てとれる。このように，静的応答と動的応答では腹材の損傷状況や

安全限界変位を決定づける主柱材個所が異なることがあるため，前

章で定義した鉄構架構の性能曲線から損傷する腹材個所や本数を特

定することはできないが，架構の安全限界変位は大まかに評価可能

であることが確認できた。 

 

7. 耐震靭性指標の評価結果の一例 

最後に，12 体のモデル鉄塔をスクリーニング対象例として，耐震

診断指標の算定例および 5 章で定式化した同指標の提案算定法の適

用性を示す。 

Table 7 には，各々の鉄塔ごとに同表に示す入力加速度 am を仮に

想定したときの DCRT,Eva.（以下，評価値）の算定結果を示す。なお，

am は各々の鉄塔ごとに想定されたサイト波等から定められる式

(3),(4)中のパラメータである。同表に示すように，入力レベルに応じ

た各鉄塔の耐震余裕度およびその大小関係から対策優先順位を決定

できる。 

また，Table 7 中および Fig. 18 には 6.1 節の解析モデルおよび設計

用振動特性係数 Rt に位相適合させた地震動を利用し，同表中の am

に対応した入力レベルの時刻歴応答解析より求まる ϕ1,p に基づく

DCRT,Ana.（以下，解析値）の算定結果を比較して示す。ややばらつき

があるものの，静的応答に基づく評価値は動的応答に基づく解析値

を概ね 40%程度の過大側，つまり耐震余裕度を安全側評価で比例的

に評価できている。このことから，本手法の目的のひとつである各

種対策実施に向けた優先順位付けのためのスクリーニング指標とし

て，提案算定法は十分に活用可能であると考えられる。なお，線路

方向と線路直交方向ごとの検討例を示したが，実務では例えば両方

向の最大値を対象鉄塔の DCRT 評価値として採用すればよい。また，

提案手法が安全側評価を与えるのは等価静的地震荷重式が動的応答

を安全側で捉え ϕ1,p を安全側評価することに起因すると考えられる

が，本診断に伴うスクリーニングを行う際には，設計・施工・解析

コストなど全体の費用対効果を見極めつつ，評価値 1.0 以上の鉄塔

（3.2 節で解説した II’に分類された鉄塔）に関しては腹材座屈を考

慮した非線形動的解析を別途実施して DCRT の解析値を算出しその

安全性を確認することで，トータルコストのさらなる合理化を図る

ことも可能と思われる。 

 

8. 結論 

本論では，膨大な基数がある送電用山形鋼鉄塔の極大地震に対す

Fig. 16 Comparison of limit deformation angle φ1,lim  

(a) Longitudinal direction (b) Transverse direction 

(a) Pushover analysis (b) IDA (SF = 11, 37.17sec) 

Fig. 17 Comparison of damage condition (No.3)  
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る耐震性能スクリーニング実施に向け，被災後の腹材補修によって

対応可能な鉄塔の選別および鉄塔どうしの耐震余裕度を同一尺度で

相対比較し，対策優先順位付けのための一指標とすることを目的と

した鉄塔架構の耐震診断指標 DCRT を提案するとともに，立体応力

解析が一般的でない送変電構造物の実務設計現場においても容易に

運用可能な簡易評価式の構築ならびに諸数値の一例を提示した。本

論の検討範囲で得られた結論を以下に示す。 

1) 鉄塔架構をパネルが積層した変断面片持ち梁に置換した力学モ

デルにおける仮想仕事法を適用した静的な弾性応答変位評価値

は，立体骨組解析モデルによる解析値とよい対応を示した。 

2) 腹材座屈を考慮した静的増分解析を実施し，ベースシア-頂部変

位関係および安全限界変位を鉄塔架構の耐震性能曲線として構

築した。本モデル鉄塔は，圧縮側腹材座屈後も引張側腹材によ

るせん断力伝達機構が維持されるため，架構全体の剛性は腹材

座屈後も殆ど低下せず，主柱材座屈まで線形に近い挙動を示し

た。また，同曲線を電圧規模・鉄塔型・荷重入力方向に応じて分

類される根開き比をパラメータとした近似式として表現した。 

3) 耐震診断指標 DCRT に関して，静的応答とエネルギー一定則を

援用した提案算定法による簡易評価値は，非線形動的解析に基

づく解析値を比例的に安全側で捉えることができ，耐震性能に

着目した対策優先順位付けのスクリーニング指標として活用可

能である。 

本研究で扱ったモデル鉄塔は数例のみであるが，文献 3)に示され

ている構造形式・鉄塔高さ・根開き比が大きく異ならない国内の標

準的な鉄塔に対しては，提案した耐震診断手法は適用可能と考えら

れる。今後は様々な規模・形状のモデル鉄塔を設定し提案手法の拡

張を進めていき，併せて本事例と同様のエネルギー一定則が成立す

るトラス形式やその範囲を検証していく予定である。なお，国内の

電力各社は送電用鉄塔をこれまで電技の風圧荷重に対してだけでな

く，自主保安的に JEC の地域別風速や特殊地形を考慮し設計する場

合もあり，本論で提示したモデル鉄塔の性能曲線は実在鉄塔のそれ

と若干乖離している場合もあるが，例えば電力各社ごとの社内規定

の設計条件ごとに各形式の標準鉄塔を定め，本論で示した検討プロ

セスを同様に実施し耐震診断指標算定に関わる諸関数を構築すれば，

評価確度をさらに向上させることは可能である。また，本論では接

合部での脆性的な破壊が防止された条件下での鉄塔架構の耐震診断

を前提としているため，現行の弾性設計下における普通ボルト支圧

接合された山形鋼腹材の変形性状および変形性能向上に向けた接合

部補強方法は，今後実験的に検証・整理していく予定である。 
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Table 7 A Example of seismic screening by DCRT  
(a) Longitudinal direction 

φ 1,e φ 1,y φ 1,p φ 1,lim

DCR T

(Eva. )

Priority

rank
φ 1,p φ 1,lim

DCR T

(Ana. )

Priority

rank

1 4.5 3365 6.0722×10
-3

7.1831×10
-3

6.0722×10
-3

9.3574×10
-3 0.649 7 2.4269×10

-3
9.7081×10

-3 0.250 10

2 7 2951 8.3587×10
-3

9.8922×10
-3

8.3587×10
-3

1.4422×10
-2 0.580 9 3.4735×10

-3
1.4314×10

-2 0.243 11

3 9 1985 6.9079×10
-3

1.2060×10
-2

6.9079×10
-3

1.8473×10
-2 0.374 12 3.1905×10

-3
1.6975×10

-2 0.188 12

4 4 3404 8.4844×10
-3

6.5222×10
-3

8.4901×10
-3

1.0261×10
-2 0.827 4 5.6614×10

-3
1.0050×10

-2 0.563 2

5 5.5 2008 6.7787×10
-3

7.8222×10
-3

6.7787×10
-3

1.1844×10
-2 0.572 10 4.6879×10

-3
1.2186×10

-2 0.385 8

6 7 3029 1.3083×10
-2

9.1222×10
-3

1.3098×10
-2

1.3428×10
-2 0.975 3 6.6088×10

-3
1.2991×10

-2 0.509 3

7 4.5 3412 8.6784×10
-3

2.8212×10
-2

8.6784×10
-3

1.1107×10
-2 0.781 5 4.4058×10

-3
1.1087×10

-2 0.397 7

8 7 2186 6.8294×10
-3

4.1035×10
-2

6.8294×10
-3

1.2622×10
-2 0.541 11 4.3077×10

-3
1.2862×10

-2 0.335 9

9 9 3854 1.3551×10
-2

5.1294×10
-2

1.3551×10
-2

1.3825×10
-2 0.980 2 6.6508×10
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1.4173×10
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10 4 2255 7.9651×10
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2.5647×10
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-2 0.748 6 4.7704×10
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1.0926×10
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3.3341×10
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7.3970×10
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1.1589×10
-2 0.638 8 4.5600×10

-3
1.1284×10

-2 0.404 6

12 7 3032 1.2741×10
-2

4.1035×10
-2

1.2741×10
-2

1.2523×10
-2 1.017 1 7.9410×10

-3
1.3910×10

-2 0.571 1
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B275

Series
model

No.
H/B

a m

(gal)
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附録 1 モデル鉄塔形状図 

Fig. A1 に本論の全 12 体のモデル鉄塔形状を示す。 
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The structural requirement of truss tower for power transmission is generally determined by wind load, and consideration of seismic 

loads may be omitted. However, in recent years, large seismic ground motions are assumed, and it is required to grasp the margin of 

seismic performance of existing towers. On the other hand, in Japan, there is an urgent need to reinforce and rebuild steel towers whose 

strength will be insufficient due to the increase in expected external load, including the rebuilding of steel towers that will exceed their 

useful life. However, it is practically difficult to reinforce or rebuild all existing towers immediately. Therefore, it is necessary to screen 

the structural safety of existing towers reasonably and easily from various points of view and prioritize various measures, and the 

construction of screening methods focusing on seismic performance is required as one of the indicators. 

In this paper, simple seismic damage evaluation of the steel tower for power transmission considering global buckling of braces is 

proposed, which can be used as an index for seismic performance screening focusing on the large seismic ground motion of the existing 

towers. In chapter 2, the characteristic of steel truss tower for power transmission design and issues are summarized. In chapter 3, the 

proposed seismic diagnosis method for tower frames and the calculation policy for the index are explained. In chapter 4, the outline of 

analysis model which are typical steel towers for power transmission made of angle steel members is shown, and an outline of the 

equivalent static seismic load used in the study is shown. In chapter 5, Firstly, a simple calculation method of the elastic response 

displacement of the tower frame with the equivalent static seismic load is shown, and then the seismic performance curve of the model 

tower is constructed from the pushover analysis considering the buckling of braces. Finally, the seismic damage index based on the energy 

balance concept is formulated. In chapter 6, it is confirmed by time history response analysis that the frame limit displacement evaluated 

by the pushover analysis is valid. In chapter 7, a example of seismic screening by suggested index is shown. In summary, the following 

results were obtained : 

1) By modeling the tower frame as a cantilever with variable cross section in which panels are stacked, the elastic response displacement 

of the tower frame by a virtual work method is attempted to evaluate, and it was confirmed to obtain the same evaluation value as the 

three-dimensional stress analysis. 

2) The seismic performance curve of the truss tower frame was expressed as an approximate function with the aspect ratio classified 

according to the voltage scale, tower type, and load input direction as parameters.  

3) With regard to the seismic diagnosis index DCRT, the simplified evaluation value by the proposed calculation method using static 

response and energy balance concept can be evaluate on the safe side by the detailed analysis value based on nonlinear dynamic analysis, 

and can be used as a screening index for prioritizing countermeasures based on seismic performance. 
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