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Analytical investigations of steel roof structures with supporting substructures have shown that the roof response, including vertical vibration, is coupled with 

the response of the supporting substructure. However, the seismic response of roof structures including energy-dissipation members has not yet been verified by 

full-scale shaking table experiments. In this study, shaking table tests of a complete near-real scaled roof model with energy-dissipation members at the supporting 

substructure are conducted to clarify the actual response characteristics, the response reduction effects, and the collapse behavior of the roof structure. 
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1．序 

 ライズを有するラチスシェル屋根構造では，梁間方向の地震動入

力に対して屋根が上下鉛直方向に応答する複雑な振動モードが卓越

し，さらに支持架構との周期比・質量比によってその応答が励起さ

れる性質がある。地震国である日本では，このラチスシェル屋根構

造の地震応答特性の研究，および静的解析を用いて簡便に設計する

ための等価静的地震荷重分布が精力的に検討されてきた。 

 等価静的地震荷重分布の研究は，加藤・小西ら 1)，山田・松本ら 2)

など多数のグループにより行われている。その中でも竹内・小河・

熊谷ら 3)~5)は，ラチスシェル屋根構造の地震応答をモード分解し，

複層の屋根形状であれば，主要な振動モードが限定されることを突

き止め，簡便で汎用的な等価静的地震荷重分布を提案している。こ

の等価静的地震荷重は体系化が進み，竹内・調ら 6)は多層の支持架

構を有する場合，竹内・岡山ら 7)はライズが高い場合，Nair・Terazawa

ら 8), 9)は支持架構の高次モードに励起される場合，竹内・中間ら 10)

は支持架構が制振構造の場合，竹内・高松ら 11)は免震構造の場合，

Nair・寺澤・四條ら 12)は支持架構が耐震構造の場合等に適用拡大し

てきた。等価静的地震荷重はラチスシェル屋根構造設計指針 14)に採

用され，国際シェル・空間構造学会の報告 15)にも引用されている。 

 一方，模型の振動台実験を通して等価静的地震荷重分布の適用性

を検証する研究が熊谷らを中心に行われてきた。熊谷・鈴木ら 16)は，

任意方向の地震動入力を受ける屋根型円筒ラチスシェルの場合，熊

谷・牛渡ら 17)は固有周期と質量の異なる水平バネに支持されたアー

チ構造の場合，熊谷・中村・六本木ら 18), 19)は水平・鉛直 2 方向入力

を受ける屋根型円筒ラチスシェルの場合，熊谷・六本木ら 20)は球面

すべり支承に支持された屋根型円筒ラチスシェルの場合について等

価静的地震荷重分布の適用性を検証している。このように等価静的

地震荷重分布の妥当性は網羅的に検証されてきた一方で，実験的に

は対象が極小規模の屋根単体に限られており，より実大に近い架構

を用いて(a)支持架構付き屋根の地震応答と等価静的地震荷重の対

応関係，(b)支持架構による地震エネルギー吸収による屋根部の地震

応答低減効果や等価静的地震荷重の対応関係，(c)地震応答時の屋根

部崩壊挙動，周期や減衰の変動を実験的に検証した事例は殆どない。 

 本研究は，以上の未解明事項の検証を目的に，E-defense にて支持

架構付き屋根型円筒アーチの 1/4 縮小模型の振動台実験を行った。

まず 2 章では実験概要を説明する。次の 3 章では弾性振動時の固有

振動特性と地震応答を分析し，等価静的地震荷重分布との対応関係

を検証する。続く 4 章では支持架構による屋根部入力の低減がある

場合の地震応答低減効果を分析し，等価静的地震荷重分布との対応

関係を検証する。最後の 5 章では屋根自身の地震応答による崩壊の

一例を報告するとともに，屋根部が塑性化した後の固有振動特性と

地震応答の変化を分析する。なお，本論文は東京工業大学，明治大

学，工学院大学，防災科学技術研究所の共同研究の成果報告であり，

TMD による屋根応答制御実験は別報にて詳述を予定している。 

*1 東京工業大学 建築学系 教授・博士(工学) Prof., Dept. of Arch. and Build. Eng., Tokyo Institute of Technology, Dr. Eng. 
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2．実験概要 

2.1 実験システムと試験体概要 

 Fig.1 に実験システムを，Fig.2 に屋根接合部と摩擦ダンパーブレ

ースの詳細を，Table 1 に部材諸元を，Photo 1 に実際のセットアッ

プ状況を示す。実験システムは実大三次元震動台，試験体，倒壊防

止治具で構成される。実験は防災科学技術研究所の所有する兵庫県

三木市実大三次元震動破壊実験施設 E-defense にて行った。センサ

ー設置など事前の準備も含めた実験期間は 3 週間であった。 

 Fig.1 に示すように，試験体はアリーナ部のみで構成される小中学

校の鉄骨造体育館を想定した支持架構付き屋根型円筒アーチの 1/4

縮小模型(梁間方向スパン 6.0m，桁行方向スパン 8.0m，屋根頂部高

さ 3.2m)である。ただし，部材断面や接合部詳細は屋根崩壊挙動を確

認する実験目的を優先して設計している。 

 屋根架構の半開角は 30°とし，Y1・Y5 通りを支持架構による固

定支持，X1・X5 通りを自由支持とする。Fig.2(a)に詳細を示すよう

に，屋根アーチ材は崩壊実験時における塑性ヒンジ位置を明確化す

ることを目的にアーチ面内方向の上下フランジに意図的な欠損を設

け，崩壊実験以外では座屈補剛治具を被せて屋根部が塑性化しない

よう補強する納まりとした。 

 Fig.1 と Fig.2(b)に示すように，支持架構 X1・X5 通りには，皿ば

ねとボルトによって導入軸力が管理される摩擦ダンパーブレースを

配置する。この摩擦ダンパーは既往研究 21)~25)にて使用実績のある製

品を採用した。同ダンパーは事前に要素実験を行ってボルト軸力と

摩擦力の対応を確認し，4 章の屋根応答制御実験時のみ軸力 2.5kN

を導入し，それ以外ではボルトを十分固く締め付けて無効化した。 

 支持架構柱頭部と屋根架構接合部には重錘(約 10 kg/1 枚)を設置す

る。特に屋根架構では，逆対称一波モード 14)の固有周期が約 0.2s と

なるように重錘枚数を調節した。別報で詳述予定の TMD は重錘と

同程度の質量として，TMD 設置位置には重錘を設置しなかった。結

果的に支持架構質量は 2.58t (重錘質量は 1.20t)，屋根架構質量(重錘・

Fig. 2 Specimen detail Photo 1 Overview of testing set-up 

Fig. 1 Testing set-up 
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Table 1 Member specification 
Member Section Steel A  (mm2) I  (mm3) Z  (mm3)
Column □-100×50×2.3 STKR400 655.2 848000 17000

Beam (weak axis) □-150×100×3.2 STKR400 1533 2620000 52500
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TMD 質量は 1.33t)，試験体総質量は 4.97t となった。 

2.2 計測計画 

 Fig.3 にセンサーの設置位置と計測方向を示す。計測項目は振動台

に対する相対変位(支持架構の梁間方向，屋根架構の鉛直方向)，絶対

加速度(振動台の梁間・鉛直方向，屋根架構の梁間・桁行・鉛直方向)，

試験体各部の母材表面歪，支持架構柱の軸力・せん断力・曲げモー

メント，屋根架構アーチ材の軸力・せん断力・曲げモーメント，屋

根架構水平ブレースの軸力，摩擦ダンパーのボルト導入軸力，摩擦

ダンパーブレースの軸力・軸変位である。変位はレーザー変位計，

加速度はサーボ型加速度計，表面歪は歪ゲージにて計測する。摩擦

ダンパーのボルト導入軸力は歪ゲージ変換式ロードセルにて計測す

る。部材力の軸力と曲げモーメントは歪ゲージの計測値に断面積と

断面係数の公称値を乗じて算出する。特に摩擦ダンパーブレースで

は 4 ゲージ法により軸歪を分離し，出力を増大して計測した。本論

に関係する計測点数は全部で 281 点(加速度 45 点，変位 28 点，歪 204

点，ロードセル 4 点)あり，実験施設が所有する動的ロガーにてサン

プリング周波数 1kHz で測定した。なお，実際にはこの他に振動台

制御装置内で記録される変位・速度・加速度，TMD の応答値，MEMS

型加速度計も設置・計測しているが，本論文の範囲では省略する。 

2.3 実験モード解析を用いた固有振動特性の同定 

 試験体の固有振動特性(モードベクトル，固有周期・周波数，モー

ド減衰比)は加速度計測値の実験モード解析 27)から同定した。実験モ

ード解析では，屋根架構各部の応答加速度計測値と，振動台上の入

力加速度計測値から伝達関数を算出し，曲線近似によりノイズを除

去してモード特性を同定する。曲線近似には多自由度法を用いる。

多自由度法では，参照データに種々の誤差が含まれることを前提と

して，実験値の伝達関数に適合するように複数の振動モードのモー

ド特性を同時に同定する。推定値の実験値に対する適合度は，正規

化二乗平均平方根誤差による適合度によって判定し，非線形最小二

乗法を用いた反復計算により，適合度を改善(誤差を最小化)した推

定値を本試験体の伝達関数の理論曲線を構成するモード特性とする。

さらに得られた屋根部の振動モードベクトルに該当する質量を乗じ，

実験モード解析で同定できたモード数で 100%となるように規準化

した質量比を本研究の有効質量比と定義する。以上は線形系を仮定

した方法であるが，5 章の屋根崩壊実験では，非線形系を等価線形

系と仮定して同様の方法により固有周期と減衰定数を評価した。実

験モード解析には MATLAB の Signal Processing Toolbox を用いた。

また，この他に後述する Fig.9 と Fig.20 の伝達関数は Parzen のスペ

クトル・ウィンドウを用いて平滑化処理して算出している。 

2.4 載荷計画 

 Table 2 に載荷プログラム一覧を，Fig.4 に振動台記録の入力地震

動の時刻歴波形と加速度応答スペクトルを示す。弾性時の一層支持

架構付き屋根型円筒アーチの固有振動特性と地震応答を検証する弾

性応答実験(Table 2 の No.1-1~1-4，摩擦ダンパー無効)，支持架構に

よる屋根部入力の低減効果を確認する屋根応答制御実験(Table 2 の

No.2-1~2-4，摩擦ダンパー有効)，屋根部の塑性化時の固有振動特性

の変動と終局崩壊挙動を確認する屋根崩壊実験(Table 2 の No.3-1 

~3-11，摩擦ダンパー無効)に大別される。卓越固有振動特性はスイー

プ波やホワイトノイズを使用して確認する。本実験では梁間方向と

鉛直方向の地震動入力を検討する。Fig.4 に示すように，梁間方向

Test No. Input waves (input frequency or level) PGA (m/s2) Condition of specimen
1-1 Sweep wave (0.1~10 Hz) 0.6
1-2 Seismic wave (50%) 1.9
1-3 Seismic wave (100%) 4.0
1-4 Sine wave (4.92 Hz) 0.8
2-1 Sweep wave (0.1~10 Hz) 0.6
2-2 Seismic wave (50%) 1.9
2-3 Seismic wave (100%) 4.1
2-4 Sine wave (4.92 Hz) 0.7
3-1 Triaxial random wave (0.1~35 Hz) X: 0.4, Y 0.4, Z: 0.4
3-2 Seismic wave (50%) 1.9
3-3 Seismic wave (75%) 3.0
3-4 Seismic wave (100%) 4.1
3-5 Seismic wave (200%) 9.2
3-6 Seismic wave (300%) 15.1
3-7 Seismic wave (Y: 300%, Z: 150%) Y: 14.9, Z: 9.4
3-8 Seismic wave (Y: 360%, Z: 360%) Y: 20.0, Z: 24.8
3-9 Seismic wave (Y: 360%, Z: 300%) Y: 18.6, Z: 20.7
3-10 Triaxial random wave (0.1~35 Hz) X: 0.4, Y 0.4, Z: 0.4
3-11 Sine wave (4.41 Hz) 15.5

Friction damper: fixed
Roof sectional defect:

reinforced

Friction damper: active
Roof sectional defect:

reinforced

Friction damper: fixed
Roof sectional defect:

unreinforce

Test No. 3-8 stopped midway
due to acceleration limitations

of the shaking table.

Test No. Input waves (input frequency or level) PGA (m/s2) Condition of specimen
1-1 Sweep wave (0.1~10 Hz) 0.6
1-2 Seismic wave (50%) 1.9
1-3 Seismic wave (100%) 4.0
1-4 Sine wave (4.92 Hz) 0.8
2-1 Sweep wave (0.1~10 Hz) 0.6
2-2 Seismic wave (50%) 1.9
2-3 Seismic wave (100%) 4.1
2-4 Sine wave (4.92 Hz) 0.7
3-1 Triaxial random wave (0.1~35 Hz) X: 0.43, Y 0.37, Z: 0.39
3-2 Seismic wave (50%) 1.9
3-3 Seismic wave (75%) 3.0
3-4 Seismic wave (100%) 4.1
3-5 Seismic wave (200%) 9.2
3-6 Seismic wave (300%) 15.1
3-7 Seismic wave (Y: 300%, Z: 150%) Y: 14.89, Z: 9.40
3-8 Seismic wave (Y: 360%, Z: 360%) Y: 20.00, Z: 24.84
3-9 Seismic wave (Y: 360%, Z: 300%) Y: 18.63, Z: 20.66
3-10 Triaxial random wave (0.1~35 Hz) X: 0.39, Y 0.36, Z: 0.38
3-11 Sine wave (4.41 Hz) 15.5

Friction damper: fixed
Roof sectional defect:

reinforced

Friction damper: active
Roof sectional defect:

reinforced

Friction damper: fixed
Roof sectional defect:

unreinforce

Test No. 3-8 stopped midway
due to acceleration limitations

of the shaking table.

Fig. 3 Measurement plan 

Fig. 4 Input ground motion 

Table 2 Testing schedule 

X1

Y1

Y2

Y3

Y4

Y5X2

X3

X4

X5
Strain
gauge

Strain
gauge

M

M

M

M

N

NQ

(d) Column
(e) Friction

damper

(a) Roof arch

(b) Tie beam
(c) Roof brace

Strain gauge
(elastic)

Strain gauge

Strain gauge

: Strain gauge

: Laser displacement sensor
: Accelerometer

: Load cell

Strain gauge
(elasto-plastic)

N

N

N

X
Y

Z

(a-1) Time history 

(b-1) Time history 
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は 2016 年熊本地震の本震(4 月 16 日)の観測データをスペクトル適

合した告示波 25), 28)，鉛直方向は同鉛直方向の原波形を入力地震動に

採用し，加速度の比率が 1.0 となる相似則を考慮して時間軸を 1/2 縮

小し，振幅倍率 100%と定義した。また，屋根崩壊実験では，5 章で

後述する通りラチス屋根は逆対称一波モードの地震応答に対して想

像以上に耐えられることが分かったため，最終的に屋根架構の卓越

固有振動特性に調整した振幅 1.5G の正弦波入力 160 回にて強制的

に崩壊させた。なお，Table 2 の灰色塗り潰しの試験番号 3-8 では，

想定入力を超えた振動台応答が生じて振動台が緊急停止したため，

事前の計画通りの地震動入力にならなかった。なお，本論文で示す

範囲の結果は全て TMD 可動部の変位固定(無効)としている。 

 

3．弾性応答実験(試験番号 1-1～1-4) 

 本章では，弾性応答実験(Table 2 の No.1-1~1-4)の結果に基づき，

一層支持架構付き屋根型円筒アーチの固有振動特性を分析し，さら

に屋根部の地震応答と等価静的地震荷重の対応関係を分析する。 

3.1 弾性時の固有振動特性 

 Fig.5 にスイープ波入力時(試験番号 1-1)における屋根架構各計測

点の伝達関数の実験結果と実験モード解析による近似曲線の比較を，

Table 3 と Fig.6 に実験モード解析により同定した梁間方向入力に対

する卓越固有振動特性(固有振動数，固有周期，モード減衰比，有効

質量比，モード形状)を示す。Fig.5 に示すように，実験モード解析に

よって推定された伝達関数の近似曲線は，平滑処理された伝達関数

のピークと対応し，卓越固有振動特性を十分妥当な精度で捉えられ

ていることが分かる。なお，Fig.5(d)に示すように，Y3 通りの鉛直

方向のみ推定精度にバラツキが見られたが，これは Y3 通りが屋根

逆対称一波モードの節に当たる位置で鉛直応答の励起が少なく，近

似曲線を推定しにくいためと考えられる。 

 Fig.5(a)(b)や Table 3 に示すように，1 次モード(0.21s，減衰比

約 1.7%)と 5 次モード(0.13s，減衰比約 1.4%)が，梁間方向入力に対

する一層支持架構付き屋根型円筒アーチの卓越固有振動モードであ

ることが分かった。Fig.6 に示すように，1 次モードは屋根架構全体

の逆対称一波モード，その他のモードは各アーチが独立して振動す

る逆対称一波モードに対応する。また，Fig.5(c)に示すように，支持

Mode No.
Natural frequency

F  (Hz)
Natural period

T  (s)
Damping factor

h  (%)
Effective mass ratio

M e /M R  (%)
1 4.86 0.206 1.7 31.42
3 6.06 0.165 0.6 0.01
5 7.61 0.131 1.4 19.96
6 7.90 0.127 0.8 6.93

Fig. 5 Comparisons of transfer function between experimental and estimated value (No.1-1) 
Table 3 Predominant modal characteristics under elastic response 

Fig. 6 Predominant modal shapes of elastic response (No.1-1~2-4) 

Estimated values Smoothed
experimental values

Raw experimental values
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架構の梁間方向水平剛性を殆ど負担する Y1 通りの伝達関数から，

主に 5 次モードが梁間方向入力に対する建物全体の水平応答に寄与

すると考えられる。なお，一般的な設計時と同様に，理想的な屋根

支持条件が成立すると仮定して構築した立体モデル(Fig.A1)の固有

振動解析結果(Fig.A2)29), 30)では，屋根架構全体の逆対称一波モード固

有周期は 0.24s(屋根固定支持)~0.29s(屋根ピン支持)であり，実験結果

の 0.21s より長い。事前解析モデルでは，屋根接合部周辺の部材に

剛域を設けておらず，この周期誤差は接合部の剛域長さに起因する。 

 Table 3 に示すように，モード減衰比の実験結果約 1.7%は，鋼構造

の動的解析に用いられる初期構造減衰 2%よりも小さい。この 2%は

建物の構造躯体と仕上材，または仕上材同士の摩擦により生じる減

衰を考慮した慣例的な減衰比であり，実験結果のモード減衰比はこ

の仕上材の摩擦の影響が取り除かれた結果と考えられる。なお，5 章

で後述するように，この約 1.7%の殆どは屋根アーチ材端部の補強カ

バープレートの摩擦によるものであった。一方，3 次と 6 次のモー

ド減衰比は 1 次や 5 次より小さいものの，有効質量比も同時に小さ

く，両者が屋根架構の地震応答に与える影響は微小であった。 

3.2 弾性時における等価静的地震荷重と屋根応答加速度の対応性 

 弾性時における等価静的地震荷重と屋根応答加速度の対応性を検

証する。梁間方向入力に対する屋根型円筒アーチの等価静的地震荷

重 14)は，支持架構軒高さ RFL の水平加速度 Aeq，屋根架構に対する

建物全体の周期比 RT，建物全体に対する屋根部の質量比 RM，屋根

半開角 θ (rad.)による屋根応答増幅率 FH，FV (RM>1.2 かつ RT<1.5 の

範囲では FH’，FV’)に基づき，屋根部逆対称一波モードを模擬する節

点加速度の座標関数 AH，AV として式(1)~式(6)で評価される。 

 ( , ) 1 ( 1)cos ( / )H eq H xA x y A F x L    (1) 

( , ) sin (2 / )V eq V xA x y A F x L  (2) 

3/ 2 (0 1/ 4)
1/ 2( 1/ 1) (1/ 4 1)
1 (1 )

T

H T T

T

R
F R R

R

    


 (3) 

3 (0 5/16)
( 5/ 1) (5/16 5)
0 (5 )

V T

V T V T

T

C R
F R C R

R




    


 (4) 

2 2 21 / {(1 ) (1 / ) }H H T MF F R R       (5) 
2 2 21 / {(1 ) (1 / )}V V T MF F R R      (6) 

ここに節点座標は屋根部中央を原点とし，式(4)中の定数 CVは 1.33，

屋根部半開角 θは π/6 rad.とする。 

 Table 4 に実験結果に基づく等価静的地震荷重の算定諸元を，

Table 5 に支持架構軒高さの水平加速度 Aeq と Aeq に対する実験結果

の水平・鉛直方向屋根部ピーク地震応答値の比(実際の屋根応答増幅

率 FRHと FRV)を，Fig.7 に屋根部稜線の応答加速度分布の比較を示す。

ここで支持架構軒高さ RFL の水平加速度 Aeq は，Y1・Y5 通りの加

速度計記録の平均値 Aeq1 (赤線)，一般的な重層構造物の保有水平耐

力計算法と同様に屋根部を剛床と仮定した Aeq2 (青線，一層支持架構

では応答スペクトル値に一致する)，1 次と 2 次モード減衰比に実験

結果(1.67%)を適用した設計時想定の立体モデル(Fig.A1，非剛床)の

CQC 法の応答スペクトル解析値 Aeq3(緑線，降順の有効質量比和 90%

以上のモード数，3次以上はレーリー型比例減衰とする)を比較する。

同図表らに示すように，実験結果 Aeq1 を適用した等価静的地震荷重

は屋根部稜線の応答加速度分布の実験結果と良好に対応し，荷重分

布としての妥当性が示された。また，Table 5 に示すように，実験結

果 Aeq1 から算出した実際の屋根応答増幅率 FRH と FRV は，数値解析

結果の回帰式として定義された屋根部応答増幅率評価式(3)~式(6)と

も誤差 20%以内で対応することも分かった。その一方で，Aeq2 と Aeq3

を適用した場合の比較に示すように，重層構造物の耐震設計時の慣

例に従って空間構造屋根を剛床仮定でモデル化した等価静的地震荷

重は，実験結果(Fig.7)を過小評価し，屋根応答増幅率の誤差(Table 3)

も大きく，空間構造屋根は実態(非剛床)に即してモデル化する方が

適切であることが改めて示された。 

 Fig.8 に梁間方向振幅倍率 100%地震動入力時(試験番号 No.1-3)の

地震応答値と実験結果 Aeq1 を適用した等価静的地震荷重による静的

Fig. 7 Comparisons of roof response acceleration between 
evaluated and experimental values (No. 1-2 and No. 1-3) 

Fig. 8 Comparison of seismic response between the experimental 
results and static analysis with equivalent static seismic load 

(No. 1-3) 

Experimental values:
X5:

X3:
X4:

Evaluation values:
X5:

X3:
X4:

Table 4 Factors of equivalent static seismic load 

Table 5 Comparisons of response amplification ratio 

T R T S R T R M F H F V

0.206 s 0.019 s 0.09 2.08 1.68 2.24

A eq Input F RH F RV F RH /F H F RV/F V

50% 1.37 2.64 0.81 1.17
100% 1.37 2.46 0.81 1.10
50% 2.02 3.90 1.20 1.74

100% 2.24 4.01 1.33 1.79
50% 1.52 2.94 0.90 1.31

100% 1.58 2.84 0.94 1.26

A eq 1

A eq 3

A eq 2

X5: X3: X1:X4: X2:

Using Aeq1
Experimental values

Using Aeq2

Using Aeq1

Using Aeq2

Using Aeq3

Using Aeq3

Experimental values
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解析結果の比較を示す。Fig.8(a)に示すように，屋根部鉛直応答変位

では，等価静的地震荷重による静的解析結果が実験値を安全側に包

絡した。一方，Fig.8(b)(c)に示すように，屋根アーチ材の曲げモーメ

ントでは，等価静的地震荷重による静的解析結果が実験値を概ね安

全側で評価したものの，軸力は実験値を最大約 5kN危険側評価した。

既往の数値解析検討 4)~13)においても，等価静的地震荷重を用いた応

力解析は部材力の評価精度にバラツキがあることが知られており，

実験上の現実においても同様の傾向となることが分かった。 

 

4．屋根応答制御実験(試験番号 2-1～2-4) 

 本章では，屋根応答制御実験(Table 2 の No.2-1~2-4)の結果に基づ

き，支持架構(摩擦ダンパー)による屋根部応答の低減効果を分析す

るとともに，構造特性係数 Ds値(地震荷重低減係数)評価法や Ds 値を

適用した等価静的地震荷重の適用性を検証する。 

4.1 支持架構による屋根部応答の低減効果 

 Fig.9 にスイープ波入力時(試験番号 1-1 と 2-1)における屋根架構

各計測点の伝達関数の比較を示す。Fig.9 に示すように，応答制御時

の卓越固有周期は摩擦ダンパーの滑動により長周期化が予想された

ものの，実際には弾性応答時と殆ど変わらず，Fig. 9(a)(b)(c)(d)(f)に

示すように，伝達関数のピーク値だけが低減し，支持架構(摩擦ダン

パー)による屋根部の水平・鉛直応答の低減効果が明確に示された。

ただし，Fig.9(e)の 4.5Hz(屋根架構全体の逆対称一波モード)近傍に

示すように，支持架構軒高さ梁間方向入力に対応する伝達関数ピー

ク値だけ殆ど低減しなかった。 

 Fig.10に梁間方向振幅倍率 100%地震動入力時(試験番号 1-3と 2-3)

における屋根部稜線応答加速度と屋根アーチ材の部材力の比較を，

Fig.11 に各地震動入力時の屋根部応答の低減効果の比較を示す。

Fig.10 に示すように，屋根部の水平・鉛直応答加速度や屋根アーチ

材の部材力は伝達関数と同様に明確な応答低減効果が確認された。

Fig.11 に示すように，屋根部の水平応答加速度では最大約 25%，屋

根部の鉛直応答加速度と屋根アーチ材の部材力では最大約 50%の応

答低減効果が確認された。特に Fig. 11(b)に示すように，弾性応答時

と比較して屋根応答制御時の方が各 X 軸通りの屋根アーチの鉛直

方向応答加速度がバラつく傾向にあり，これは摩擦ダンパーが主に

屋根全体の逆対称一波モード(1 次モード，Fig.6(a))の地震応答の低

減に効果を発揮し，結果として各アーチが独立に振動する逆対称一

波モード(高次モード，Fig.6(c))の地震応答に対する支配比率が増え

たためと考えられる。なお，Fig.10(c)，Fig.11(c)に示すように，等価

周期のシフトにより，摩擦ダンパーによる屋根部の応答変位低減率

No.2-2 vs No.1-2
(50% input) :

No.2-3 vs No.1-3
(100% input) :

No.2-4 vs No.1-4
(Sine wave input) :

Fig. 9 Comparison of transfer functions 
under uncontrolled response and controlled response 

Fig. 11 Response reduction ratio Fig. 12 Base shear – story drift response 

Fig. 10 Comparison of seismic response under uncontrolled 
response (No.1-3) and controlled response (No.2-3) 

Uncontrolled response:
X5:

X3:
X4:

Controlled response:
X5:

X3:
X4:
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は加速度や部材力の低減率より小さい。 

 Fig.10(a)に示すように，支持架構軒高さの Aeq に対応する Y1・Y5

通りの梁間方向応答加速度は殆ど低減しなかった。摩擦ダンパーは

弾性剛性が極めて高い制振部材であり，この原因は摩擦ダンパーの

弾性時と弾性除荷時に生じたパルス的な水平応答加速ではないかと

考えられる。一方，次節以降で述べる通り，ベースシアの低減に対

して支持架構軒高さの Aeq が殆ど低減しなかったことが，応答制御

時における等価静的地震荷重と実験結果の誤差の原因となった。 

4.2 ベースシアの低減効果 

 Fig.12に梁間方向振幅倍率 100%地震動入力時(試験番号 1-3と 2-3)

におけるベースシア-支持架構層間変形角関係を示す。ここで支持架

構層間変形角は X1・X5 通りの水平変位応答の平均より算出した。

Fig.12(a)に示す弾性応答時では，ブレースがベースシアの殆どを負

担しているものの，Fig.12(b)に示す屋根応答制御時では，摩擦ダン

パーの滑動に従って，ブレースの負担ベースシアは頭打ちとなり，

最大ベースシアは低減し，代わりに層間変形角と Y1・Y5 通りの柱

梁架構のベースシア負担は弾性応答時より増大した。このように屋

根応答制御実験では，層間変形の発生(約 1/1600rad.→約 1/150rad.)を

認める代わりに入力地震荷重の低減を期待する靭性型の耐震構造ま

たは変位依存型の制振構造の特徴が顕著に示される結果となった。

Table 6 に弾性応答時に対する屋根応答制御時のベースシアの比か

ら算出した構造特性係数 Ds 値(地震荷重低減係数)の実験値を示す。

Ds 実験値は入力が大きいほど小さく(応答低減効果が大きく)なり，

振幅倍率 50%では 0.625，振幅倍率 100%では 0.374 であった。 

4.3 構造特性係数 Ds値(地震荷重低減係数)評価法の適用性 

 筆者らが修正した構造特性係数 Ds値(地震荷重低減係数)評価法の

適用性を検証する。Fig.13 に摩擦ダンパーの付加等価減衰比 heq の算

定の概要 25)を示す。耐力 Qd の摩擦ダンパーを付加した等価一自由

度系の等価剛性 Keq，等価周期 Teq 及び等価減衰比 heq は，主架構剛

性 Kf，主架構周期 Tf 及び最大変形 ul より式(7)~式(9)で評価する。 
/eq f d lK K Q u   (7) 

/ 1 / {1 / ( )}eq f f eq f d f lT T K K T Q K u    (8) 

2
{1 /( )}

d
eq

d f l f l

Qh
Q K u K u


  (9) 

 式(10)に示すように，Ds 評価値は heq と Teq/Tf を変数として算出す

る 26)。ただし，等価剛性 Keq，等価周期 Teq，主架構剛性 Kf，主架構

周期 Tf，最大変形 ul，構造減衰比 hf は，支持架構による屋根部応答

の励起の影響 13)を含んだ実験結果をそのまま用い，設計時の手続き

で用いられる仮定した地震荷重に対する収斂計算 26)は行わない。特

に構造減衰比 hfは弾性応答時の 1 次モード減衰比 1.67%とする。 

1 25 1 /
2 1 25( ) 2 /

f f eq f eq f
s h

eq f f eq eq f

T T T h T T
D D

T T h h T T
  

   
 

 (10) 

 Table 7 に Ds 評価値と実験値に対する誤差を示す。提案手法は実

験結果を誤差 16%以内で評価できることが確認できた。 

4.4 Ds値を適用した等価静的地震荷重の適用性 

 Ds値を適用した等価静的地震荷重の適用性を検証する。等価静的

地震荷重の算定は 3.2 節に示す通りであるが，支持架構の代表加速

度に DsAeq を代入する 13)。Aeq は実験結果(Table 5 の Aeq1)を用いる。 

 Fig.14 に屋根部稜線の応答加速度分布の比較を示す。同図の青線

は Ds 実験値を適用した場合，赤線は Ds 評価値を適用した場合の等

価静的地震荷重を示す。4.1 節と Fig.14(a-1)(b-1)に示すように，その

他の応答低減効果とは裏腹に支持架構軒高さの梁間方向入だけが低

減しなかったため，Ds値を適用した等価静的地震荷重は梁間方向応

答加速度の実験値を過小評価する結果となった。また，Fig.14(a-2) 

(b-2)に示すように，Ds値を適用した等価静的地震荷重は各通りの鉛

直方向応答加速度の実験値平均を概ね捉えた。ただし，等価静的地

Table 6 Experimental results of Ds 

Table 7 Ds evaluation 

Fig. 13 Equivalent damping of friction damper  

Fig. 14 Comparisons of roof response acceleration between 
evaluated and experimental values (No. 2-2 and No. 2-3) 

Fig. 15 Comparison of seismic response between the experimental 
results and static analysis with equivalent static seismic load 

(No. 2-3) 

50% input 100% input 50% input 100% input
Uncontrolled 25.76 57.00 0.528 1.160
Controlled 16.09 21.32 0.330 0.434

0.625 0.374

Base shear (kN) Base shear coefficient

Seismic force reduction factor D s

Condition

(a) Equivalent SDOF

QMeq = MR+MS
W = 0.5Kequl

2

Ed = 4Qdul

Qd

Qd

Ed W

ul

Kf

u

(b) Elasto-plastic htsteresis

Kf

Keq

Qd/ul

heq = W4π
1 Ed

X5: X3: X1:X4: X2:

Considered evaluated Ds

Experimental values Aeq (elastic)

Considered experimental Ds

Considered evaluated Ds
Considered experimental Ds

Experimental values Aeq (elastic)

Experimental values:
X5:

X3:
X4:

Evaluation values:
X5:

X3:
X4:

50% input 100% input
T eq /T f 0.458 0.815

h eq 0.396 0.299

D s 0.563 0.445
Error (%) -10.86 15.90
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震荷重の荷重分布形状は屋根架構全体の逆対称一波モードを模擬し

て定義されているため，各アーチが独立に逆対称一波モードで振動

する傾向は当然捉えられなかった。なお，Ds実験値と Ds評価値で結

果に大きな差異は確認されなかった。Fig 15 に屋根部の鉛直方向応

答変位と屋根アーチ材の軸力と曲げモーメントの比較を示す。Ds値

を適用した等価静的地震荷重を用いた静的解析は，屋根部の鉛直方

向応答変位を最大 6mm 過小評価し，屋根アーチ材の軸力は最大 5kN

過小評価し，屋根アーチ材の曲げモーメントは概ね妥当な精度で評

価し，特に部材力の評価精度は弾性応答時と屋根応答制御時で大き

な差異は確認されない結果となった。この結果は，詳細な評価誤差

はともかく，Ds 値を適用した等価静的地震荷重が部材力に寄与する

加速度・変位を概ね捉えられていることを示唆している。 

 

5．屋根崩壊実験(試験番号 3-1～3-11) 

 本章では，屋根崩壊実験(Table 2 の No.3-1~3-11)の結果に基づき，

屋根が屋根自身の応答によって崩壊する場合の終局挙動の一例を報

告し，屋根部塑性化時の固有振動特性や地震応答の変動を分析する。 

5.1 屋根部崩壊状況 

 Fig.16 に屋根部の損傷進展の概要を，Photo 2 に崩壊実験後の試験

体状況を，Fig.17 に屋根部の残留変形を示す。梁間方向に振幅倍

率 50%，75%，100%の地震動を入力した試験番号 3-2~3-4 では，屋

根部は弾性応答を示した。 

 Fig.16(a)に示すように，その後の梁間方向に振幅倍率 200%，300%

の地震動を入力する試験番号 3-5~3-6 から，屋根アーチ材が降伏を

始め，TMD が設置されている X3-Y2 と X3-Y4 の屋根アーチ材端部

の欠損部周辺に座屈たわみ(Photo 2(c))が確認された。Fig.17 に示す

ように，PGA 約 1.5G の梁間方向振幅倍率 300%入力後の屋根部の残

留変形最大値は，屋根アーチスパンの約 1/300 (約 20mm)であり，こ

の時点で屋根の極端な損傷や陥没，崩壊は確認されなかったため，

鉛直方向入力を含むさらなる加振を実施した。 

 Fig. 16(b)に示すように，試験番号 3-7(梁間方向 300%，鉛直方

向 150%)，試験番号 3-8(梁間方向 360%，鉛直方向 360%)，試験番

号 3-9(梁間方向 360%，鉛直方向 300%)では，屋根部の降伏部材が増

え，TMD が設置されている X3-Y2 と X3-Y4 の屋根アーチ材端部の

欠損部周辺に明確な局部座屈(Photo 2(d))が確認された。Fig.17 に示

すように，この時点の残留変位最大値は屋根アーチスパンの約 1/120 

(約 50mm)であった。また，振動台から 10m 以上離れた制御室から

見ても，地震動入力を繰り返すに連れて，屋根架構が全体で逆対称

一波モードで振動する状態から屋根アーチが個別に逆対称一波モー

ドで振動する状態へ移行する様子や，屋根が顕著に陥没している様

子，TMD が傾いている様子(Photo 2(b))，TMD 設置部位(X3-Y2)のみ

加振終了後も鉛直方向に自由振動する様子が確認された。なお，

Fig.18 の曲げモーメント図に示すように，TMD 設置位置の屋根アー

チ材は TMD の回転慣性による付加モーメントを受けるため，TMD

設置位置が先行して局部座屈が生じたものと考えられる。 

 PGA で 1.5G~2.0G の地震動を 4 回入力してもなお，屋根部材が破

X5-Y2: X3-Y2: X1-Y2:

X5-Y4: X3-Y4: X1-Y4:
X4-Y3: X2-Y3:

Photo 2 Damage detail after the collapse tests 

(a) Damaged specimen after completion of all loading programs

(b) Tilting TMD

(e) Cracking fracture (f) Fracture (g) Buckling+Cracking

(c) Buckling (Test No. 3-6) (d) Buckling

Fig. 16 Collapse mechanism of the cylindrical lattice arch roof 

(a) Buckling roof member at Y2 and Y4
(No. 3-5, H: 9.2 m/s2)

(b) Buckling roof member at Y3
(No. 3-7, H: 14.9 m/s2+ V: 9.4 m/s2)

(c) Buckling roof member at Y1 and Y5
(No. 3-9, H: 18.6 m/s2 + V: 20.7 m/s2)

(d) Fracturing and roof member
(No. 3-11, Sine wave 15.5 m/s2)

Buckling
by tilted TMD

Bending moments transmits
through roof beam

Cracking
fracture

Fracture
Buckling

+
Cracking

Buckling
by vertical input Buckling

by vertical input

Cantilevered
roof arch

Fig. 17 Residual displacement of the roof joints 

Fig. 18 Moment diagram 

(a-1) B.M.D. by seismic force (a-2) B.M.D. by rotational inertia of TMD
(a) Horizontal input

(b-1) B.M.D. by seismic force (b-2) B.M.D. by rotational inertia of TMD
(b) Vertical input

321.5 mm
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断し，さらに屋根が崩落するような挙動は未だ発生しなかったため，

ホワイトノイズ入力(試験番号 3-10)で塑性化後の弾性応答時の卓越

固有振動特性を確認した後に，屋根部逆対称一波モードを励起する

PGA1.5G の正弦波 (4.41Hz)を 160 回入力 (試験番号 3-11)した。

Fig.16(d)に示すように，この正弦波加振中では，屋根部が著しく鉛

直応答するとともに，TMD 設置部位以外の屋根アーチ材端部の欠損

部周辺にも局部座屈(Photo 2(g))が生じ，X1・X3・X5 通りの屋根ア

ーチ材局部座屈部(Photo 2(g))や支承部端部(Photo 2(e))が繰返し変形

を受けて亀裂を生じ，特に X1 通りの屋根アーチ材は同局部座屈部

に全断面破断が生じて崩落した(Photo 2(a)(e)(f))。 

5.2 屋根部の塑性化に伴う卓越固有振動特性の変動 

 Fig.19 に屋根崩壊実験における一次固有周期と減衰比の推移を，

Fig.20 に伝達関数を，Table8 と Fig.21 に卓越モードの固有周期・周

波数，減衰比，梁間・鉛直方向入力に対する有効質量比，卓越モー

ド形状を示す。非線形応答に関しては 2.3 節で説明した手法により

各評価量の平均値を推定しているが，特に減衰定数についてはある

程度のばらつきを含む。ホワイトノイズ入力時(試験番号 3-1，3-10)

の結果は屋根架構の剛性低下の影響のみ反映された弾性応答の固有

振動特性，地震動入力時(試験番号 3-2~3-9)の結果は屋根架構の弾塑

性応答時の剛性低下と履歴減衰が反映された固有振動特性に対応し

ている。また，2.4 節や Fig.20 に示すように，加振の途中で振動台が

緊急停止した試験番号 3-8 は妥当な固有振動特性を得られず Fig.19

から除外している。Fig.21 に示す 1 次モードの殆どは屋根架構全体

の逆対称一波モードであった。Fig.21 の EMRHは梁間方向入力，EMRV

は鉛直方向入力に対する有効質量比であり，図は梁間方向入力に対

する有効質量比 EMRH の降順で並べている。 

 Fig.19 に示すように，3 章の弾性応答実験と比較して，地震動を

入力する前の弾性応答時(試験番号 3-1~3-4，3-10)の一次固有周期

Test No. (condition)
Mode No. 1 3 1 2 3 6

Natural Frequency (Hz) 4.63 7.48 4.41 4.95 4.97 6.25
Natural period (s) 0.216 0.134 0.227 0.202 0.201 0.160

Mode damping ratio (%) 0.3 0.3 0.3 0.3 0.8 0.3
Horizontal effective mass ratio (%) 55.69 35.37 24.01 21.40 18.35 17.56
Vertical effective mass ratio (%) 0.12 0.06 6.19 44.55 41.80 1.82

No. 3-1 (elastic) No. 3-10 (elastoplastic)

: Natural period (s)

: Damping ratio (%)

(a) No. 3-1 (Input: triaxial random wave)

(b) No. 3-10 (Input: triaxial random wave)

(c) No. 3-5 (Input: seismic wave, H200%)

(d) No. 3-6 (Input: seismic wave, H300%)

(e) No. 3-7 (Input: seismic wave, H300%+V150%)

(f) No. 3-9 (Input: seismic wave, H360%+V300%)

Fig. 19 Natural period and damping ratio 

Fig. 20 Transfer functions 

Fig. 21 Predominant modal shapes  
under elastic and elasto-plastic response 

Table 8 Predominant modal characteristics of elastic response 
including only stiffness reduction effect 

No. 3-2

No. 3-4
No. 3-3

No. 3-5
No. 3-6
No. 3-7
No. 3-8
No. 3-9

Reducing peaks
Peaks become ambiguous

after roof member
plasticization

(b) transfer function (random wave input)

(a) Horizontal transfer function at X3-Y2 (seismic wave input)



— 964 —

10/10 
 
 

は 0.206s→0.216s(No.3-1)または 0.227s(No.3-10)まで長周期化し，減

衰比は 1.7%から 0.3%に減少した。屋根崩壊実験では，屋根アーチ

材端部の欠損部の補強カバープレートを外しており，この固有周期

と減衰比の変動はこの剛性と摩擦に依るものと考えられる。一方，

Fig.19 と Fig.20(b)における No.3-1 と No.3-10 の比較に示すように，

屋根架構損傷後の弾性応答時の固有周期は損傷した屋根架構の弾性

剛性の低下により 0.22s から 0.23s に長周期化した一方，伝達関数は

ピーク値が振動数方向に移動するのみで，弾塑性応答時の履歴減衰

を含まない減衰比は地震動入力前(試験番号 3-1)と殆ど変化しない

ことが分かった。また，Fig.21(a)(b)の比較に示すように，多数回の

地震動入力により屋根が十分損傷した後の弾性応答では，TMD 設置

部位(X3-Y2)が顕著に鉛直応答する屋根架構全体の逆対称一波モー

ド(Fig.21 (b-1))に加えて，屋根架構全体が鉛直方向に応答するモード

(Fig.21 (b-2)(b-3))の卓越も確認された。Fig.16(c)に示すように，これ

は支承部周辺の屋根アーチ端部にヒンジが形成されたためである。 

 Fig.19 と Fig.20(a)に示すように，屋根架構の塑性化の進展に伴い，

弾塑性応答時の固有周期は剛性低下により 0.22s から最大 0.27s ま

で長周期し，減衰比は履歴減衰により 0.6%から最大 8.3%まで増大

し，伝達関数は特定の周波数(モード)に顕著なピーク(卓越)を示す弾

性時から複数の周波数にピークが分散した。Fig.21(a)と Fig.21(c) 

(d)(e)(f)の比較に示すように，弾性応答時と比較して弾塑性応答時で

は，屋根アーチ毎の逆対称一波モードが複数卓越し，実験観察とも

対応する。Fig.21(b)(f)に示すように，試験番号 3-9 では，特に支承部

周辺の屋根アーチ端部にヒンジが形成され，屋根架構全体の逆対称

一波モードは消失し，屋根架構全体が鉛直方向に応答する 3 次モー

ドが梁間・鉛直両方向入力に対して最も卓越する結果となった。 

5.3 屋根部の最大地震応答と卓越モードの関係 

 Fig.22 に屋根部稜線の地震応答分布を，Fig.23 に屋根部の最大地

震応答値と支持架構軒高さ RFL の梁間方向応答加速度 Aeq1に対する

応答増幅率のまとめを示す。Fig.23 のマーカーとエラーバーは屋根

アーチ毎の地震応答の平均値と最大・最小誤差を示す。同図らに示

すように，入力地震動の振幅倍率に対応して屋根部の最大地震応答

は増大し，鉛直方向入力も加わると逆対称一波モード振動の節(Y3

通り)の鉛直方向加速度も大きくなり(Fig.22(b-3))，さらに支承部周

辺の屋根アーチ端部にヒンジが形成された試験番号 3-9 では屋根架

構全体の鉛直方向応答モードが卓越する様子(Fig.22(b-5))が確認さ

れた。また，Fig.22(c)と 5.1 節に示すように，特に TMD が設置され

た X3 通り屋根アーチは塑性化の進展が先行したため，他の通りよ

り大きな変位応答が生じ，Fig.23 の No.3-5~No.3-9 に示すように，結

果として X1~X5 通りの屋根部最大鉛直応答変位の変動も大きくな

(c) Displacemnt

(a) Acceleration

(b) Acceleration amplification factor

Input level
H: 100% H: 100% H: 50% H: 75% H: 100% H: 200% H: 300%

H: 300%
V:150%

H: 360%
V:300%

Elastic Controlled

: Horizontal

: Vertical

: Horizontal : Vertical

Input level
H: 100% H: 100% H: 50% H: 75% H: 100% H: 200% H: 300%

H: 300%
V:150%

H: 360%
V:300%

Elastic Controlled

Input level
H: 100% H: 100% H: 50% H: 75% H: 100% H: 200% H: 300%

H: 300%
V:150%

H: 360%
V:300%

Elastic Controlled

Elastic Elasto-plastic

Elastic Elasto-plastic

Elastic Elasto-plastic

Fig. 22 Maximum response distribution under the collapse testing 

Fig. 23 Summary of maximum seismic response  

(a-1) No. 3-4 (H: 100%) (a-2) No. 3-5 (H: 200%) (a-3) No. 3-6 (H: 300%) (a-4) No. 3-7 (H: 300%+V: 150%) (a-5) No. 3-9 (H: 360%+V: 300%)

(b-1) No. 3-4 (H: 100%) (b-2) No. 3-5 (H: 200%) (b-3) No. 3-6 (H: 300%) (b-4) No. 3-7 (H: 300%+V: 150%)(b-5) No. 3-9 (H: 360%+V: 300%)

(c-1) No. 3-4 (H: 100%) (c-2) No. 3-5 (H: 200%) (c-3) No. 3-6 (H: 300%) (c-4) No. 3-7 (H: 300%+V: 150%) (c-5) No. 3-9 (H: 360%+V: 300%)

(a) Horizontal acceleration distributions

(b) Vertical acceleration distributions

(c) Vertical displacement distributions

X5: X3: X1: PGA:X4: X2:
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った。一方，Fig.7(b)と Fig.22(a)に示すように，弾性応答時と比べて

弾塑性応答時の屋根部稜線の水平応答加速度は殆ど応答増幅しなく

なることも分かった。また，特筆すべき事項として，Fig.23(b)に示す

ように，屋根部が塑性化して固有周期が増大しても屋根応答増幅率

はあまり変化せず，梁間方向の平均値は約 1.0~1.5 倍，鉛直方向の平

均値は約 2.0~2.5 倍であった。 

5.4 屋根自身の地震応答による屋根型円筒アーチの終局挙動 

 屋根崩壊実験より，屋根自身の地震応答による屋根型円筒アーチ

の終局挙動は，(1)屋根架構全体の逆対称一波モード振動により屋根

各部にヒンジが形成され，(2)弾塑性応答中に屋根アーチ毎の逆対称

一波モードが卓越するとさらなるヒンジ形成が進み，(3)支承部周辺

の屋根アーチ端部にヒンジが形成されると崩壊メカニズムとなり，

(4)屋根架構全体の鉛直応答モードと屋根アーチ毎の逆対称一波モ

ードの連成振動によってヒンジ部の塑性化進展，局部座屈発生，座

屈後破断が順次発生して屋根が崩落する，であることが分かった。 

 1/4 縮小模型の一例では有るものの，PGA で約 1.5G~2.0G の 2 方

向地震動入力を多数回繰返しても屋根型円筒アーチは崩落を耐え，

単層の鉄骨ラチスシェルが高い靭性を発揮できる場合があることが

実験的に示された。一方，2016 年熊本地震の被害 28)や被災体育館の

再現解析 28)・実験 31)より，RC 造支持架構の構面外応答が卓越する

場合では，支持架構の慣性力を受けて支承部に接続するトラス部材

が座屈と部材破断を生じ，応力再配分に従ってその他の部材が連鎖

的に部材破断し，複層の立体トラスでも崩落することも判明してい

る。以上を総合すると，ラチスシェル屋根の崩落を伴う終局挙動は，

単層・複層に関係なく崩壊メカニズムに直結する屋根支承部周辺の

部材のヒンジ形成が致命的であり，地震災害後の継続使用性を維持

するためには，支持架構の構造種別に関係なく屋根支承部周辺の部

材が損傷しない設計仕様(例えば部材や支承部の強度型・制振型の補

強)が重要であると考えられる。 

 

6．結 

 本研究の範囲で得られた結論は以下の通りである。 

1) 仕上材を含まない純粋な鉄骨架構の弾性応答時の 1 次モード構造

減衰比は屋根部が崩壊メカニズムを形成した後でも約 0.3%，多少

の接合部摩擦が有る場合で約 1.7%であった。 

2) 梁間方向入力に対する弾性応答時の屋根型円筒アーチの地震応答

は屋根架構全体の逆対称一波モードと屋根アーチ毎の逆対称一波

モードに支配される。支持架構軒高さの梁間方向入力 Aeq の実験

値を適用した等価静的地震荷重は屋根部稜線応答加速度の実験値

と概ね対応し荷重分布として妥当である。ただし，屋根部を剛床

仮定としてモデル化すると Aeq をやや過小評価する。等価静的地

震荷重を適用した静的解析による部材力の評価精度は既往の数値

解析検討と同程度のバラツキがある。 

3) ある程度の支持架構の層間変形角の増大を認める代わりに支持架

構の地震エネルギー吸収により屋根部の地震応答が低減できるこ

とが実験的に証明された。振幅倍率に依存するものの，梁間方向

に 2016 年熊本地震の告示適合波を入力した場合の梁間方向応答

加速度は最大約 25%，鉛直方向応答加速度と屋根部材力は最大

約 50%低減した。 

4) 筆者らが提案する構造特性係数 Ds 値評価法は入力地震荷重低減

効果を誤差 15%以内で評価した。ただし，支持架構に摩擦ダンパ

ーを設置する場合では，摩擦ダンパーの高い弾性剛性によって，

梁間方向入力に対する支持架構軒高さの梁間方向応答加速度だけ

低減せず，Ds 値を適用した等価静的地震荷重は実験結果を過小評

価する場合がある。一方，等価静的地震荷重を適用した静的解析

による部材力の評価精度は支持架構弾性応答時と同程度であった。 

5) 2 方向入力を受ける屋根型円筒アーチの弾塑性応答時では，屋根

部材のヒンジ形成の進展に伴って，屋根架構全体の逆対称一波モ

ードに加えて屋根アーチ毎の逆対称一波モードが複数卓越し，さ

らに支承部周辺の屋根アーチ端部にヒンジが形成されると崩壊メ

カニズムとなると屋根架構全体の逆対称一波モードは消失し，屋

根架構全体の鉛直応答モードが最も卓越するようになる。本実験

の 1 次モード減衰比は履歴減衰により約 8%まで上昇した。 

6) 屋根自身の地震応答による屋根型円筒アーチの終局挙動は，(1)屋

根架構全体の逆対称一波モード振動により屋根各部にヒンジが形

成され，(2)弾塑性応答中に屋根アーチ毎の逆対称一波モードが卓

越するとさらなるヒンジ形成が進み，(3)支承部周辺の屋根アーチ

端部にヒンジが形成されると崩壊メカニズムとなり，(4)屋根架構

全体の鉛直応答モードと屋根アーチ毎の逆対称一波モードの連成

振動によってヒンジ部の塑性化進展，局部座屈発生，座屈後破断

が順次発生して屋根が崩落する。ただし，支承部周辺の屋根アー

チ端部にヒンジが形成されない限り，単層の鉄骨ラチスシェルは

PGA で約 1.5G~2.0G の 2 方向地震動入力を多数回耐える。 
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付録 A. 試験体設計時に用いた事前解析モデル 

 Fig. A1 と Fig.A2 に試験体設計時に用いた事前解析モデルと梁間方向入力

に対する卓越固有モードを示す。事前解析モデルでは，支持架構ブレースと

屋根面ブレースはトラス要素，他の部材は梁要素でモデル化し，節点には部

材自重を含む負担質量を与える。TMD は剛梁で支持された質量としてモデル

化した。屋根支承部に対応する支持架構と屋根架構の境界条件は理想的なピ

ンとしてモデル化した。同モデルでは屋根接合部周辺の屋根部材に剛域を設

けておらず，剛域を設けた場合の弾性 1 次固有周期は約 2.0 秒となった。

(a) Pin support model (b) Fixed support model
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Fig. A1 Numerical model for the design of specimen 

Fig.A2 Predominant mode of the model for the design of specimen 
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