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一章 序

1-1研 究の背景 および 目的

建築構造物の挙動解析の研究分野 においては、有限要素法や境界要素法に代表される解析技術の開発 と、

コンピューターのハー ドウェア面における急速な進歩に より、如何に複雑 な形状を有する大規模構造物であっ

ても、ある特定の外乱 に対 する応答をかな り精度良 くかつ効率的 に計算することが実行可能 とな りつつある。

一方、構造物の設計理論の研究分野においては、最適設計理論が精力的に研究されている。

構 造物の最適設計理論 には、大きく分 けて設計感度解析手法 に基づ く数理計画法によるアプローチ、最

適性規準法 によるアプローチ、解析的解表現を見いだす理論的アプローチの3つ が存在す る。対象 を建築構造

物、その中でも建築骨組お よび置換勇断型構造物 に限定すれば、以上 の3つ のアプローチには異なる特質が存

在 する。各 アプローチの建築骨組の設計における長所、短所は、中村の著書[7]に 詳述されている。 どのよう

なアプローチを採用するにしても、建築骨組は一般 に大規模構造物であるため、実用に供 し得 る最適設計理論

を構築する際には、その幾何学的形状の規則性 を有効に利用することが必要である。建築骨組の最適設計理論

を対象 とした著書あるいはSURVEYの 主なもの として文献[1.12]が ある。 また、数理計画法によるアプロー

チを採用 した論文、最適性規準法によるアプローチを採用 した論文、及 び解析的解表現を見いだす理論的 アプ

ローチを採用 した論文の主なものは、文献[13]に 示されている。

一方、最適設計問題 とは独立 に、従来の構造解析問題における指定値 と未知数の関係 を逆転 させ た理論

として、 「振動における逆問題(inverseproblemsinvibration)」 に対する理論がGladwellら によって展

開されてきている(た とえば[14])。 また、逆問題に関する国際専門誌 も最近発刊されるに至 っている[15]。

Gladweliら は、ばねで連結された質点系モデル(あ るいは一次元分布質量モデル)の 自由振動の固有値問題に

ついて、固有値列(spectrum)あ るいは、2組 の固有ベク トルを与えたときのばね剛性 と質量の値(あ るいは

剛性分布)を 見いだす問題を考え、その問題構造を明らかに している。 これに対 して、中村 らは、一次固有周

期および一次固有モー ドを指定 したときに、勇断型構造物モデルについては各層層問剛性、一次元連続体モデ

ルについては剛性分布関数を求める理論 を展開 している[12]。

静 的荷重を受ける構造物の最適設計問題、あるいは動的外乱の作用 を受ける構造物の最適設計問題 にお

いては、応力や変位を制約条件 として採用する場合が多い。 しか しなが ら、建築骨組の動的応答 を考慮 した構

造設計においては、上記の制約条件の他 に、上層 におけるいわゆる 「むち振 り現象」 を抑制 したい といった要

求 もかな り重要な位置を占める。従って、上記の応力や変位を制約条件 とする最適設計問題の解が得られたと

しても、後者の要求か ら著 しくかけ離れたものであれば、現実の設計では採用 しに くいことになる。つま り、

制約条件の問にもその重要度に関するランクづけが可能である。その重要度 を考慮 した上で、すべての制約条

件 を満 たす解 を求める一つの方法 として、最も重要 と思 われる制約条件 を満たす解(等 号制約な らば一意に決

定されることもある)を 見いだし、その後にその設計が他の制約条件 をも満足することを検定する方法が考 え

られる。本論文で提案 している地震時応答制約設計法は、 このような考えのもとに生み出されたものである。

従って、本論文で展開する地震時応答制約設計法では、文橡 とするモデルについて、最 も重要 と思われる単一

の設計条件 を目標 とする設計法 を展開 しているが、他 の設計条件についてはその満足度の検定 を行ない、場合

によっては前者の設計 目標を変更するとい う手続 きも考えられる。あるいは、数種 類の設計用荷重(た とえば

強震 レベルの設計用荷重 と激震iレベルの設計用荷重)に ついて、本論文で展開する地震時応答制約設計法を用
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いて各々の設計用荷重に対する設計解を独立に求め、その各設計の間で多目的最適設計における非劣解を探索

するという方法も考えられる。 しかしながら、これに関する理論は本論文では扱わない。

全ての建築構造物は地盤により支持されているため、信頼性の高い耐震構造設計理論を展開する際には、

建築構造物 と地盤の動的相互作用を考慮に入れる必要がある。地盤の剛性の最も単純かつ合理的なモデル化

は、振動数非依存型剛性ばねモデルあるいは振動数依存型剛性ばねモデルへの置換である。

本論文の目的は、地盤の剛性を代表するばねで支持された建築構造物モデルについて、(i)レ ベル1設 計

用地震動(耐 用年限中に一回以上発生すると予測される地震動)[16]に 対する地震時弾性応答制約設計法を展

開すること、および(ii)レベル2設 計用地震動(当 該敷地で発生する可能性のある中で最大の地震動)に 対す

る地震時非弾性応答 制約設計法を展開することである。設計用地震動モデルとしては、地盤特性非依存型およ

び地盤特性依存型の設計用速度応塔スペクトルに適合する多数の人工地震波群を想定 している。また、構造物

の並進振動のみを対象としている。前述したように、ここではレベル1設 計用地震動に対する制約条件を満足

する設計構造物 とレベル2設 計用地震動に対する制約条件を満足する設計構造物を各々独立に扱う。従って、

両者の制約条件を同時に考慮 した設計法は本論文では扱わない。尚、本論文では、 「設計」 という用語は、最

終的に求められるべき設計変数(勢 断型構造物では層間剛性、建築骨組においては、梁および柱の曲げ剛性

等)の 集合を指すものとして用いられている。

本論文では、レベル1設 計用地震動およびレベル2設 計用地震動に対する地震時応答制約設計法を展開す

るために、まず最初にシステム性能制約条件下の最適設計理論を展開している。その意義は次のように要約で

きる。

)1̀(

(ii)

建築構造物において一次固有周期は、構造物全体としてのシステム性能を表わす重要な指標の

一つであり
、構造設言楮 は、一次固有周期から構造設計のための多くの有用な情報(例 えば設計

用ベースシヤー係数 レベル)を 得ることができる。換言すれば、適切な一次固有周期を設定する

ことにより、いくつかの重要な設計条件を満足する構造物の設計の概算値を得ることができる。

従って、そのような一次固有周期を制約条件とする最適設計問題に対する解は、 レベル1設 計用

地震動に対する最終的な地震時応答制約設計解を得るための良好な初期設計解を提供するのみな

らず、閉形表現で得られる最適設計解公式は、次の改良解を得るための有効な手段としても利用

することが可能である。

多数の地震波で代表される設計用地震動に対 して、建築構造物の非弾性応答 の最大値を制約す

る設計法を展開することは、支配方程式の非線形性等に起因して極めて困難である。静的な設計

用荷重に対 して非弾性応苓 を考慮 した最適設計理論を展開することは、レベル2設 計用地震動に

対する最終的な地震時応答制約設計解を得るための良好な初期設計解を提供するのみならず、閉

形表現で得られる最適設計解公式は、次の改良解を得るための有効な手段 としても利用すること

が可能である。

本論文の内容は以下のように要約できる。本論文では、振動数非依存型剛性ばねで支持 された建築構造

物のレベル1設 計用地震動に対する弾性応塔 制約設計法を展開するために、まず最初に一次固有周期制約条件

下の最適設計理論を展開している。この最適設計理論においては、設計解のみならず一次固有ベクトルも重み

係数を含んだ形の閉形表現で得られるため・この重み係数を応答調整パラメターと見なすことにより、一次固

有周期 と一次固有ベクトルを主制御パラメターとする地震時応答制約設計法を展開することが可能である。本

手法においては、一次固有周期と一次固有ベクトルの変更状況を常に把握しながら設計目標に到達できるとい
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う長所がある。その他に、応答性状から判断して構造物の剛性を直接変更する方法(上 記の最適性規準法の一

種)も 存在するが、設計用応答スペクトルの性質によってはその適切な変更方法を見いだすことが困難な場合

が存在する。それに対 して、本手法は一次固有周期をパラメターとしているため、そのような事態は発生しな

いo

次に、振動数依存型剛性ばねで支持された建築構造物のレベル1設 計用地震動に対する地震時弾性応答

制約設計法を展開するために、まず一次固有周期制約条件下の最適設計理論を展開している。これまでに、振

動数依存型剛性ばねで支持された建築構造物の、一次固有周期制約条件下の最適設計理論は扱われたことがな

い。著者らは、この問題を初めて取 り上げかつ定式化している。その際に、重要な定理を提示 しかつその証明

を示している。さらに、この理論に基づき、振動数依存型剛性ばね(複 素剛性ばね)で 支持された建築構造物

のレベル1設 計用地震動に対する地震時弾性応答制約設計法を展開している。本設計法の検証のために、周波

数領域での応答解析を実施している。

本論文の後半では、振動数非依存型剛性ばねで支持された建築構造物のレベル2設 計用地震動に対する地

震時非弾性応塔 制約設計法を展開するために、まず非線形弾性骨組モデルの最適設計理論を展開している。そ

の際に、非線形弾性構造物の構造物全体の柔性を表わすシステム性能量として、 「コンプライアンス」と 「シ

ステム柔性」と呼ぶ二つの量を新たに定義している。静的な設計用荷重を受ける場合においては、同一の処女

応カー歪関係を有する非線形弾性構造物モデルの応答も非弾性構造物モデルの応答も構成法則の安定な領域内

で議論す る限 りにおいては区別できない。従って、最小ポテンシャルエネルギーの原理が成立する非線形弾性

構造物を対象とする方がより適切である。非線形弾性構造物の応答を制約することは、動的外乱を受ける非弾

性構造物のスケル トン曲線上の履歴ループの尖点の応答を簡易的に制約するという意義を有する。本論文の最

後では、非線形弾性骨組モデルおよび弾性支持された非線形弾性骨組モデルの最適設計理論における重み係数

を応答調整パラメターと見なすことにより、最適設計理論を静的部材塑性率制約設計法に拡張する方法を展開

し、さらにその設計法に基づき動的部材塑性率制約設計法を展開している。その際に、レベル2設 計用地震動

の設計用応答スペクトルに適台する多数の人工地震波群に対する骨組の平均最大応塔層勇断力を、レベル1設

計用地震動の設計用応答スペクトルを用いたSRSS評 価法による値の係数倍として求める新 しい方法を提案し

ている。

本論文により、地盤との動的相互作用を考慮した建築構造物の耐震構造設計が、従来よりも一層合理的か

つ組織的に実現可能となるものと期待される。
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1.2発 表 論 文 リス ト

論文

国 繰 り返 し両 振 り塑 性 曲 げ を うけ る鋼 片 持 梁 一柱 の構 面 内 変 形 の収 束 と発 散 に関 す る 実験 的研 究 日本 建 築 学

会 論 文 報 告集,第316号,pp41-52,1982.(共 著者:横 尾 義 貫,中 村 恒 善,上 谷 宏二)

[2]弾 性 支 持 され た せ ん断 型 構 造 物 の 一 次 固 有 周 期 制 約 条 件 下 の 最適 設 計,構 造 工学 論 文 集,VoL31B,pp93-
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pp26α265,1988.(分 担執筆)

研究発表(梗概)

[1]鋼 片持梁一柱 の繰返 し両振 り塑性曲げ過程における不安定現象(そ の1:角 形鋼管供試体による実験),日
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[2]ロ ッキングを考慮 した建築ラーメンの一次固有周期制約条件下の最適設計,日 本建 築学会大会学術講演梗概

集(九 州),pp833-834,1981.(中 村恒 善)

[3]建 築 ラーメンの動的 コンプライアンス制約条件下の最適設計,日 本建築学会大会学術講演梗概集(東 北),

PP799-800,1982.(中 村恒善)
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国 非線形弾性平面ラーメンの静的 コンプライアンス制約条件下の最適設乱 日本建築学会大会学術講演梗概集

(東北),pp1051-1052,1982.(中 村恒善)

同 弾性支持 された建築 ラーメンの一次固有周期及び最小 曲げ剛性制約条件下の最適設計,日 本建 築学会大会学

術講演梗概集(北 陸),pp1043.1044,1983.(中 村恒善)

[6]弾 性支持 された聾断型建築骨組モデルの一次固有周期制約条件下の最適設計,日 本建築学会大会学術講演梗

概集(関 東),pp847-848,1984.(中 村恒善)

[7】弾性支持 された勇断型構造物の強制振動モー ドコンプライアンス制約条件下の最小 コス ト設計,日 本建築学

会大会学術講演梗概集(東 海),pp291.292,1985.(中 村恒善)

[8]非 線形弾性骨組の コンプライアンス制約条件下の最小 コス ト設計,第35回 応用力学連合講演会論文集,

pp399-402,1985.(中 村恒善)

[9]非 線形弾性平面骨組のコンプライアンス制約条件下の最小 コス ト設計と最大ひずみ制御法,日 本建築学会大

会学術講演梗概集(北 海道),pp201.202,1986.(中 村恒善)

[10]弾 性支持された勇断型建築構造物の地震時応答制約設計法,日 本建築学会大会学術講演梗概集(近 畿),

PP631-632,1987.(中 村恒善)

[11】勇断型建築構造 物のファジィ最適設計,日 本建築学会大会学術講演梗概集(関 東),pp261-262,1988,

(中村恒善)

[12]弾 性勇断型構造物一杭系の最適設計及び地震時応 答制約設計,日 本建築学会大会学術講演梗概集(関 東),

pp857-858,1988.(中 村恒善,島 野幸弘)

[13]高 層建藻骨組の実用動的解析における諸問題PARTII一 筋違付骨組 とその等価勇断型モデルの弾塑性

時刻歴応答解析一,日 本建築学会近畿支部構造力学部会 ・構造力学講究録第3号,pp15-24,1988.
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二章 振動数非依存型剛性ばねで支持された建築構造物の
一次固有周期制約条件下の最適設計・

線形弾性応塔 に関す る設計条件 に対 して、建築構造物の部材断面の初期設計 を得 るための直接的手法

の一つ としてこれまでに、種々のシステム性能(一 次固有周期、静酌 および動的コンプライアンス、塑性崩壊

荷重係数、座屈荷重係数等)制 約条件下の最適設計法および局所応答制約条件下の最適設計法が展開されてき

ている(WasiutynskiandBrandt,1963;SheuandPrager,1968;NiordsonandPedersen,1972;Pierson,

1972;RozvanyandMroz,1977;Venkayya,1978;Olhoff,1980;Lev,1981;HaugandCea,1981;Schmit,

1981;OlhoffandTaylor,1983;LevyandLev,1987)。 現実の骨組の部材断面はその他の諸々の制約により決定

される場合が多いが、最適化手法により得 られた設計は、初期設計の段階 において一つの指針 を与えるものと

期待 される。

部材 ごとに一様 な剛性 をもつ構造物の一次固有周期制約条件下の最適設計問題 に対 する大域最適性の必要

十分条件は、C.Y.Sheu(1968)に よって提示 さ払 その後種々の構造物に対 して最適設計解が数値的に、ある

いは解析的に求められてきている。 また、一次固有周期の他に変位、応力に関する制約条件 も同時に考慮 され

た最適設計問題が提示され、数理計画法や最適制御 理論 を用いて解かれているが、局所応答制約条件を含む最

適設計問題 の数値解は、大域最適解であるという確証が得に くい とい う欠 点をもっている。 さらに、たとえ複

雑 な問題に対する解が数 値的に得 られたとしても、応答制御 の観 点からは必ず しも有用だとは限 らない。

一方、中村恒善 らは募断型構造物および骨組の一次固有周期制約条件下の髄 設計問題に対する大域最適

性の必要十分条件を導き、それを用いて最適設計解の閉形表現 を誘導 している(中 村,1980;中 村,伊 藤,1980;中

村、山根1981;NakamuraandYamane,1986)。 また、中村恒善 と中村豊(1982)は 、2軸 偏心 を有する立体

勇断型構造物モデルについて、一次固有周期制約条件下の最適設計理論を展開 した。次に、中村 と竹脇(1981,

1983,1985)は 、地盤一杭 一建築構造物の動的相互作用を考慮 した上での建築構造物の合理的な耐震設計法の

基礎的研究の一つとして、振動数非依存型の指定された剛性 を有するばねで弾性支持 された勇断型構造物 およ

び建築骨組の、一次固有周期制約条件下の最適設計理論を展開した。

本 章では、四章で展 開するレベル1設 計用地震動に対する地震時応啓 制約設計法の準備 として、振動数に

依存 しない剛性 を有するばねで支持された弾性建築構造物の、一次固有周期制約条件下 の最適設計理論 を展開

する。本章で導入される重み係数は、本章の最適設計理論の枠組み内では、例 えば コス ト係 数を表わすが、四

章の地震時応 答制約設計法においては、応答調整パラメターとしての役割を果たす ことになる。

2.1節 では、支持ばね剛性を指定値 として扱い、上部構造物の部材剛性のみを設計変数 とする理論 を展開

する。直i接基礎の場合や杭断面の指定された場合が これに対応す る。

2-2節 では、上部溝造物の部材剛性とともに、杭剛性をも設計変数として扱った理論 を展開する。

2-3節 では、2-1節 と同様 の理論を建築骨組 に対 して展開する。

2-1前 断型構造物

問題の定式化

地盤上に置かれた基礎、あるいは地盤内に埋設された基礎の水平移動および回転に関する剛性 を、水平ば

ねの剛性 たHと 回転 ばねの剛性 枷 で代表させることとし、図2.1に 示す ような弾性ばねで支持 された∫層勇

*本 章の2 -1,2-2節 は、それぞれ1-2節 の論文[2],[8]の 一部に加筆 しまとめたものである。
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図2.1弾 性支持 された典断型構造物

断型構造物 を扱 う。 熔 お よびたRは 、地盤の性状、基礎(地 下室部分 を含む)の 形状お よび接地面積等 より

適切に評価 され前 もって指定 されているものとする。下か らゴ番 目の床 を第 歪床 と呼ぶ。 また、第 σ+1)床 の

集 中質量お よびその重心 回 りの回転慣性は、それぞれm`,IR`で 、第1層 階高は ゐ`で指定 されているものとす

る。第2層 の層問移動剛性 を規 で表わし、その集合k={厨 を設計変数 とする。 ここでは、次のような仮定

を設定する。

[仮 定1]部 材質量は床 レベルに配置される集中質量に含 まれるものとし、設計過程における部材質量

変動量 を床 レベルの集中質量に比べて無視する。すなわち、設計変更に拘 らず第 σ+1)床 の集

中質量およびその重心回 りの回転贋性は、各々m`,1搦 で変化 しないものとする。

[仮 定2]ロ ッキングお よび上部勇断型構造物の変形の際 に床質量に作用す る重力によって生 じる基礎

回 りのモーメントは運動方程式において考慮 しない。

一般化座標 としては
、基礎の水平変位 吻(の 、回転 θF④ および上部勇断型構造物 の基礎に対す る相対水

平変位を記述するu1(オ),_,u∫ ① を用いる。設計kの 弾性支持 された勇断型構造物の一次固有ベク トルを

Φ(k)={σ1(k),_,σ ∫(k),σF(k),OF(k)}で 表わせば、その一次固有値 Ω1(k)は 、Rayleigh商 を用いて次

の ように表現できる。

島(・)一 Φ(k)T[KB舞 繍 ゐR)]Φ(k) (2.1)

ここで、KB(k),KF(たH,たR),Mは それぞれ上部勇断型構造物に関する剛性行列、弾性支持ばねに関す る剛性

行列 および系全体の質量行列 を表わし、以下のように表現できる。
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KB(k)=

ゐ1十 鳶2

KF(たE,たR)ニ

M=

7η1

ただし、 現 ～E3,島 は次の諸量を表わす。

5ym.

∫

E・ ニ Σm・,

`ニ0

∫

`=1

'
・ 一 ゐfO

畑 轡:::

一、,
0一 鳶ノ ん∫

0

0

.・.0

0

0

5ym,毒H

鳶R

魏1m1∬1

0::

mg・ η㌃・7π`、 研

阻 ∫ 鵬 ∫m/H∫

EIE2

E3

∫

E・=Σ 腰 鼠

f=1

∫f

瓦=Σ んゴ
fニ0ゴ ニ1

0

(2。2)

坊=Σ η 辞+Σ1R・,(2.3)

一次固有値の制約値をΩ
。、第ゴ層層問剛性 の下限値を双、重み係数(コ ス ト係数)を 扉 で表わせば、最

適設計問題は次のように述べ られる。

[問題ODS珂

一次固有値制約条件

Ω1(k)≧ Ωα(2 .4)

お よび、最小層間剛性制約条件

た・≧ た・(ゴ=1,2,…,ノ)(2 .5)

を満た し、かつ評価関数

ノ

ω=Σ 幽(2 .6)
`ニ1

を最小にする剛性集合k=値}を 求めよ。
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中村(1980)の 評価関数は β～=1.0(2=1,2,..,,∫)に 対応 している。指定一次固有値は、ばね剛性 た∬,枷 と

の関係から、あ る範囲に設定 しない と有限剛性 を有す る勇断型構造物が設計で きない。一次固有値の許容指定

範囲 については後述す る。

最 適 性 条 件 の 誘 導

前節で述べた[問 題ODSB]に 対す る大域最適性の必要十分条件を、Rayleighの 原理(た とえばTemple

andBickley,1933)お よびFarkasの 定理(数 理計画法における二者択一の定理,Farka8,1902)を 用 いて誘

導す る。

制約条件(2.4),(2.5)を 満足す る任意の設計kの 弾性支持 された勢断型構造物の一次固有ベ ク トルを Φ(k)

={σ1(k), _,σ ∫(k),σF(k),OF(k)}で 表わす。一方、制約条件(2.4),(2.5)を 満足 し、かつ評価関数 を最小

にする最適設計kの 弾性支持された勇断型構造物の一次固有ペクトルを Φ(k)={σ1(k),_,σ ∫(k),σF(k),

θF(k)}で 表わす。最適設計kの 弾性支持された勇断型構造物の一次固有値 Ω1(k)は 、Rayleigh商 を用いて

次のように表現で きる。

島(k)ニ Φ(kF[K舞 畿 たR)]Φ(k)(・ の

変位モー ドΦ(k)は 設計kの 弾性支持 された勇断型構造物 にとって運動学的に許容 なモー ドと考 えられ るの

で、Rayleighの 原理より次の不等式が成立する。

仏(・)≦Φ(研 【K舞 畿 刷 Φ(正)(2・)

制約条件(2.4)は 次のようにも表現できる。

Ω1(k)一 Ω1(k)十[Ω1(k)一 Ωα】≧0

(2.7),(2.8)式 を(2.9)式 に代 入 す れ ぱ次 式 が 得 られ る。

Φ(1k)TMΦ(k)書 繭{繭 一娠(咄 島(長國 ≧・

また、最小層間剛性制約条件(2.5)は 次のようにも表現できる。

た伊 馬+(栂 一 た`)≧0(乞=1,2,_ ,∫)

設 計kが 評 価関 数(2.6)を 最 小 にす る設 計 で あ る とい う条 件 は次 の よ うに表 現 で き る。

ノ

Σ β1(た`一為)≧0
ε=1

(2.10),(2.11),(2.12)の 不 等 式 は次 の よ うな ペ ク トル の 内積 と も見 なせ る。

rTu>0

(2.9)

＼

)012(

(2.11)

(2.12)

(2.13)
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・Tg・ ≧0(ゴ1,2,_,∫)

rTb>0

こ こ で 、r,U,g`,bは 次 の よ う な(2f+1)次 元 の ベ ク トル を 表 わ す 。

rTニ{鳶1一 疋1,_,ゐ`一 焉`,_,た ∫ 一 渇∫,1,_,1,_,1,1}

uT=

壷 誌 Φ⑯{σ1(k)2・ ・…(研(喪)一 防 一・(垂))2・…,(防(長)一 防 一・(正))・・

0,_,0,_,0,Φ(k)TMΦ(正)(Ω 、(正)一 Ω。)}

(2.14)

(2.15)

(2。16)

(2.17)

91ニ{0,…,0,1,0,_,0,0,_,0,(泥 、一 石),0,_,0,0}(2.18)

bT・={β 望,…,β ～,一 ・,βヲ,0,...,0,...,0,0}(2.19)

Farkasの 定理によれば、 もしbがU,g1,_,g∫ の非負線形結合で表わされるな らば、またその時に限

り、不 等 式(2.15)は(2.13)式 と(2.14)式 か ら導 か れ る。 そ の時 の非 負 係 数 を 歩 ,レ1,_.,シ ∫ で 表 わ せ ば、

[問題ODSB]に 対する大域最適性の必要十分条件が次のように得られる。

Gn=b(2.20α)

皿 ≧0

こ こで 、G,n,0は 次 の行 列 お よ びベ ク トル を表 わす 。

G=[U,91,_,9i,_,9∫ 】

nTニ{1ア ・レ1・… ・麹 ・"9・レ∫}

oT={0,0,...,0,_,0}

最 適 性 条 件(2.20a,b)は 次 の よ う な内 容 を表 わ して い る 。

(1)制 約 条 件(2.4)が 等 号 で満 た され る時 。 す な わ ち、 Ω1(幻=Ω 。の 時 。

歩〉・一{1二1二1;:二;廊1:翻綴:::;:ll::

(2.20ゐ)

(2.21)

(2.22)

(2,23)

(2.24α,δ)
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歩 一 ・一 η=β 禍=万 ・(・=1,・,…,∫)

(2)制 約条件(2.4)が 不等号で満たされる時。すなわち、 Ω1(匂 〉 Ω。の時。

歩 一・一 醗 一β～一 属(・=},・,…,ノ)

(2.25)

(2,26)

最 適 設 計 解 の 誘 導

前節で導いた最適性条件 を用い、[問 題ODSB]に 対する最適設計解の閉形表現 を導 く。ただし、ここで

は基本的な解 を導 くことを目的 として、制約条件(2.4)が 等号で満たされ、かつ制約条件(2.5)の すべてが不等

号 で満たされる時の解を導 くことにす る。従って、最適性条件 としては(224a)が 用いられる。制約条件(2.5)

の中のい くつかが等号で満足 される場合の解表現も、NakamuraandTakewaki(1985)が 示 した手法 と同様の

方法を採用することにより導 くことが可能である。以下では、最適設計解のみ扱 うので、(つ および(め 記号

は省略する。図2.1に 示 される弾性支持された勢断型構造物の自由振動方程式に、ω。を円振動数 とし、 Φ を

変位モー ドとしてもつ調和振動 を表わす式を代入すれば、その係数 より次式を得 る。

ノ
ーΩ・m・σ・ 一 Ω・Σm・(砺+0・ 私+の+必 幽=0

`=1

ノ ノ

ーΩ・Σ 畷 σ・+◎ ・H・+嘲 ・一Ω。Σ1・ ・0・+た ・0ド ・

`=1`=0

(2.27)

(2.28)

一 Ω
αm`(σF十 〇FE藪 十 ひ`)十 醜(研 一 σ証_1)_た`+1(防+1一 ひの=0(ゴ=1,2,..,∫-1) (2.29)

一Ωαm∫(σF十 〇F1∫ ∫十 σ∫)十 た∫(σ∫一 σ∫_1)=0

一 方
、 最 適性 条 件(2.24a)よ り次 式 が導 か れ る。

(2.30)

乙㌃一 σ1_ユ=β1μ(β ぎ>0,μ>0;ゴ=1,2 ,...,∫)(2.31)

た だ し、 こ こ で は(224a)式 の μ Φ(髭)TMΦ(め を新 た に μ とす る。(2.31)式 で(224a)式 の 根 の 中 の 正 符

号 の み 採 用 した の は 、 そ の よ う に選 ん だ モ ー ドがRayleigh商 を 最小 化 す る た めRayleighの 原 理 か ら一 次 モ ー

ドと判 断 さ れ る か らで あ る。 よ り正 確 に い え ば 、 それ 以 外 の 組 み合 わ せ を採 用 した場 合 に は、 そ れ に対 す る

Rayleigh商 よ りも小 さ なRayleigh商 を与 え るモ ー ドが必 ず見 い だ せ る た め、 真 の一 次 モ ー ドに は な り得 な い

か らで あ る。(2.31)式 よ り次 式 が 得 られ る。

ゴ
σ・=μ Σ βゴ(歪=1,2,_ ,∫)(2.32)

ゴ=1

(2.31),(2.32)式 と同様 の 表 現 は、NakamuraandYamane(1986)に よっ て基 礎 固 定 の場 合 に つ い て既 に得 られ

て い る。
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(2.31,32)式 を用 い て(2.2728)式 を整 理 す れ ば 次 式 とな る。

D1σF十 」D2θF十1)3μ ニ0(2.33)

1)2σF十1)40F十D5μ=0(2.34)

た だ し、D1～D5は 次 の諸 量 を表 わす 。

易一漸 一箒 坊一書嘱 坊一書臓シ

瓦一か 暗 か 一舞 瑳一書嘱 シ(235)

(2.33,34)式 を σF,OFに つ い て解 け ば、 σF,eFが μ で 表 現 で きる。

σ・一鴇 テ鍔4・,e・ 一鴇 為 ξ5μ(・ 綱

(2.36a,b)式 の θ『F,OFを μ で割 って次 の 量 を 定 義 す る 。

σ多=ひF/μ,0》=OF/μ(2.37α,δ)

(2.31),(2.32),(2.37a,b)式 を(2.29,30)式 に代 入 し整 理 す れ ば次 式 を得 る。

如(さ σ}+e無+Σ 角

」ニ1)+倣 一鱗 一・(・-1,乳 …,∫ 一・)(乳38)

一 ・(∫σ}+◎ 勘+Σ 属

」=1)+防 ・・一・(239)

(2.38,39)式 をε=ゴ か らぎ=∫ まで加えれば、最適層間剛性の表現が次のように求められる。

蝪 書 恥@+・ 》瓦+書 の(ゴ=1,2,...,∫)(2・ ・)

基 礎 固 定 の 場 合 は んH,版 →o。 に対 応 し、 そ の 時 礎,0》 →0と な る。 さ らに β`=1.0(∫=1,2,.。.,∫)と す

れ ば(2.40)式 は次 式 と な る。

ノ
たゴ=Ω ・Σ εm・(ゴ=1,2,…,∫)(2・41)

`=ゴ

(2.41)式 は中村(1980)が 基礎固定時の勇断型構造物に対 して導いた解表現 と一致する。

次に、一次の刺激係 数と刺激モー ドベク トルの表現 を導 く。(2.32),(2.36a,b)式 で表わされる一次固有ベ

ク トルが、正規化条件 ΦTMΦ ニ1を 満足するものとすれば、 μが次のように表現できる。
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・一卜呼 ←}+呼)2+加]→ 　

この時、一次の刺激係数71は 次のように表現で きる。

h-[購+書 砺(のσ歩+◎鴇+Σ 防
ゴ=1)]・ 圃

一次のモー ドベク トルに71を 乗 じたものを一次の刺激モー ドベク トルと呼ぶことにすれば、一次の刺激モー ド

ベク トルにおけるスウェイ成分およびロッキング成分 を含 まない水平変位 と層間相対変位は次のように表現で

きる。

ざ
σ・=7・ μ Σ 角(歪=1,2,.。.,ノP)(2・44)

ゴ=1

σ」一 研_1=71μ β`(づ=1,2,...,ノ)(2.45)

さ らに、 一 次 の刺 激 モ ー ドベ ク トル に お け る基 礎 の水 平 変 位 と回 転 は次 の よ うに 表 わせ る 。

σFニ71μ σ満,◎F=71μ0》(2,46α,ゐ)

一 次 固有 値 の 許 容指 定 範 囲

[問題ODSB]に おいて、層 間剛性を無限大とした時の弾性支持 された勢断型構造物の一次固有値 よりも小

さな一次固有値 を指定 しておかなければ有限剛性 をもつ設計解は得 られない。そこで、層問剛性 を無限大 とし

た時の一次固有値の表現を求める。(2.33,34)式 でμ→0,Ω 。→ Ω とした式に対する固有値方程式 は次式とな

る。

α1Ω2一 α2Ω 十 α3=0

た だ し、 α1,α2,α3は 次 の 量 を 表 わ す 。

…(∫ Σm・
`=0)(か 暗 か)一(書 物り2

・・一・・(∫ ∫Σm・H～+Σ1R・
`=1`=0)+感 物

α3=たHたR

従って、全層の層 間剛性を無限大 とした時の一次固有値は次のように求められる。

死=云(・ ・一 ・1-・ ・1・・)

(2.47)

(2.48)

(2.49)
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㌔伽 ・∫/副 ㌔ 伽 ・f.伽/m4ノ
CASE(1) 3.515x102 3.499x107

CASE(2) 7.909X思02 7.872X雪07

CASE(3) 3.165x103 3。150×108

表2.1三 種類の地盤に対す る水平

ばね剛性お よび回転ばね剛性

ゼ 澗.r亡oη ノ
τ ㌔r伽 ・囎2ノ

h.rα ηり
↓

B3
↓

10 33.0 1.347×106 350.0 1.0

9 30.0 響.225×106 350.0 1.0

8 30.0 1.225×106 350.0 1.0

7 30.0 L225×105 350.0 1.0

6 30.0 1.225x106 350.0 1.0

5 30.0 1.225×106 350.0 1.0

4 30.0 1.225×106 350.0 1.0

3 30.0 1.225×105 350.0 1.0

2 30.0 1.225×106 350.0 1.0

1 30.0 1.225×106 350.0 1.0

0 90.0 3.・675×106

乞 匙. た. 左.

4た

.
τ τ 多 多

CASE(1) CASE(2) CASE(3)

10 6,773 6,785 6,797 6,802

9 12.32 12.34 12.36 12.37

8 17.25 17.28 17.30 17.31

7 21.57 21.60 21.63 2L64

6 25.28 25.31 25.34 25.35

5 28.37 28.40 28.43 28.44

4 30.86 30.88 30.91 30.92

3 32.73 32.75 32.76 32.77

2 33.98 33.99 34.01 34.01

1 34.63 34.63 34.63 34.63

(診oπf/αη)

7 1.9146 1.64フ4 1.4642
α

Ω 10,770 14,546 18,414
α

71 1.3994 1.3988 1.3983 1.3980

7α3弾 性支持 モデルの一次固有 周期 でseの

Ωα;弾性支 持モデルの一次固有値 ぴαd2!sec2,

7ゴ 剛支 持モデルの一次固有周期`seの

冠=剛 支持 された時 の最適設 計鯉

表2。3弾 性支持 された場合の最適層間剛性

分布と基礎固定時の最適層間剛性分布

表2.2非 制 御 パ ラメター

9β=0・16 qB30.ヱ8 gβ=0.20 gβ=0.22 qB冨0・24

CASE(1) 2,038 1,970 1,915 1,868 1,828

CASE(2) 1,790 1,712 1,647 1,593 1,545

CASE(3) 1,623 1,537 1,464 1,402 1,348

表2.4弾 性 支 持 モデ ルの 一次 固有 周期(sec>
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よって有限剛性をもつ設計解を得 るには、指定一次固有値 Ω。を次の ように設定 しなければならない。

Ωα<Ωo (2.50)

例題

(2.40)式 で導いた最適設計解公式は、弾性支持 された勢断型構造物の一次固有値が Ω。に指定 された時の

層 間剛性を算出する設計公式であるが、その設計公式が閉形表現で得 られていることを利用 して一層の層間剛

性 を指定す ることも可能である。 この方法によれば、異なる地盤条件の下で一次固有周期 を制約 して最適設計

される勇断型構造物 の層 間剛性分布が同一の一層剛性の下で比較できるとい う利点がある。 ここでは簡単のた

め、ばね剛性はJR.Hall(1970)が 提案 した均質半無限弾性体上に置 かれた円形剛基礎 の水 平剛性・回転剛性

を算 出する式か ら求め、表2.1に 示す三種類 を設定 した。表2.2に は、勢断型構造物の非制御パ ラメターを示

す。

まず、前述の三種類の地盤に対 して設計 される勢断型構造物の一層剛性を各々同 じ値 にす るためには、一

次固有値 をどのように設定すればよいかを考 える。各々の地盤に対 して設計 される勢断型構造物の共通の一層

剛性を島 とする。 この 島 は、本例題においては後で述べる設計条件によりあらか じめ指定 されているもの と

する。各々の地盤に対する最適一層剛性は(2.40)式 において閉形表現で求め られているので、それ を鳥1と等

置することにより次式を得る。

(Ω83)π)書購(Ω 穿・,嬬w)+・ 》(Ω窪・,鯉)私+シ
==た1(5=1,2,3)(2.51)

ここで Ω穿1はCA・E(・)の 地盤に文寸して指定すべき一姻 有値を表し・ 畷 Ω㌘'・虜W),

θ》(Ω穿W,・ 髭))は(・ ・37・,・)式で議 される関数略 々ΩPの 関数であ ること臆 味 している・(・・51)

式(Ω ～3)に 関 して3次 関 数)で5=1,2,3ご とに 虜),碓)を 与 え、 そ れ ぞ れ の 式 を Ω～5)に つ い て解 け ば 、 各 々

の地盤に対 して指定すべ き一次固有値が求め られる。

勢断型構造物においては、各層の層勇断力 と層 間相対変位は静的問題の場合、当該の層の層 間剛性を介 し

て一対一で対応するため、ある層の層勇断力 レベル と層間相対変位 レベルを設言堵 が指定すればそれに対応す

る層 問剛性が決定できる。ここでは、一層 の層勇断力を勇断型構造物の一層以上の全重量で除 したものをベー

スシヤー係数換算値 と呼び、qβ で表す。その時、一層の層間変形角 をR1(ロ ッキング成分 を含 まない)と す

れば、共通の一層剛性 た1は次のように決定で きる。

∫

島=鴛 Σm・(・ 鋤

ここで、gは 重力加速度を表す。本例題の前半では、qB=0.2,R1=1/200と 設定する。CASE(1)一(3)の

各々の地盤について、(2.51)式 から求めた各々の指定一次固有値の下で設計 した勇断型構造物の各層剛性を表

2。3に示す。表2.3よ り、一層剛性を等 しくした設計では、 たH,たRが 大 きい場合(CASE(3))程 弾性支持 され

た勇断型構造物の一次固有周期は短 くなるといえる。 また、異なる地盤条件の下で一層剛性 を等 しくした設計

を比較すれば、 たH,娠 が異なっても、上層 の剛性分布はほぼ同一の分布 となるといえる。表2.3に は、弾性支

持 された勇断型構造物の一次固有周期 とその勇断型構造物の基礎固定時の一次固有周期(たH識Rを 無限大 とし
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たとき)も 示 してある。 さらに、中村(1980)に よる基礎固定モデルの一次固有周期制約条件下の最適設計解剛

性の中で、一層剛性を前述の 島 と等 しくした設計の剛性分布 も表2.3に 示す。

図2.2は 、各地盤 に対する一次の刺激モー ドベ クトルである。最適性条件(2.31)式 よ り、本設計解公式に

より設計 される勢断型構造物の一次固有モー ドは、重み係数および階高が全層で一定の場合、ばね剛性 ゐH,

鳶Rに 関係 なく直線モー ドになるといえる。このことは、図2.2か らも理解で きる。また、図2.2よ り、一層剛

性を等 しくした設計では、ばね剛性 たH,んRが 大きいほ ど一次固有モー ドに占める基礎 のスウェイ成分お よび

ロッキング成分が小 さくなっているのがわかる。このことは、図2,3,2.4か らよ り明確 に理解できる。

図2.3は 、CASE(1)一(3)の 各々の地盤 について、(2,37a,b)式 の σ},◎》 を指定固有値 Ω。の関数 として

描いたものである。 峠,◎}は(2.37a,b)式 か らもわか るように、一次固有モー ドにおける基礎のスウェイ成

分 およびロ ッキング成分 の、勢断型構造物の ロッキ ング成分を含 まない一定の層間相対変位成分に対する比で

ある。従って、各々の地盤に対 して指定 される一次固有値 Ω皇)に対応する礎,0》 の値が小 さいほど、一次固

有モー ドにおける基礎のスウェイ成分お よびロッキング成分の占める割合が小さい といえる。各々の一次固有

値 Ω～5)に対応する σあ0》 の値 を示すために、図2.3を 拡大 して描いたのが図2.4で ある。図2.4は 、剛な地

盤(CASE(3))ほ どσ》,0》 の値が小 さくなっていることを示 している・尚・図2・4に は・(2・49)式 で定義さ

れる豆。の値が各CASEご とに破線で示されている。

図2.5は 、(2.52)式 で島 を決定する際に、一層の層間変形角 レベルは変えずにR1=1/200と し、ペー

スシヤー係数換算値 をgβ ニ0.16～0.24と 変化させた時の最適設言i解の剛性分布 をCASE(1)の 地盤について

示 したものである。 ただ し、m`,1児`,馬,β3等 の非制御パラメターの値 は表2,2と 同 じである。前述 したよう

に、本設計公式 によれば、地盤条件が異なっても勇断型構造物の一層剛性 を等 しく設定すれば、剛性分布はほ

とんど同一の分布 となるため、CASE(2),(3)の 地盤に対する剛性分布は省略 してある。また、その時の弾性支

持 された勇断型構造物の一次固有周期を各地盤条件 ごとに表2.4に 示す。

2-2勇 断型構造物一杭系

序

杭基礎 を有する建築構造物のこれまでの構造設計では、上部構造物の剛性お よび強度分布 を決定 した後

に、杭 に作用する設計用荷重 を算出 し、その荷重条件下で種々の設計条件 を満足するように杭の断面 を決定す

るとい ういわば上部構造物 と杭基礎を各々独立に扱 う手順が多 くの場合 に採用 されてきた。 しか し、このよう

な設計法では、上部構造物 と杭基礎の剛性及 び強度のバランスを十分に考慮 し、構造設言楮 の意図 を反映 させ

た構造設計を実施することは、かな りの経験 を積むか、多数回の繰 り返 し修正 を行 わない限 り極 めて困難なよ

うに思われる。 また一方 では、地盤 と杭の動的相互作用 に関する研究の急速な進展に伴い、如何 に複雑な形状

を有する杭基礎の地震時 における挙動 も、適当なモデル化 によって相当の精度 で予測可能な状況 とな りつつあ

る(た とえば、WolfandArx,1978;Luco,1980;Cakmaketa1,,1982;WaasandHartmann,1984;Moore,

1985;Wolf,1985;日 本建 築学会、1987)。 これらの状況か らみて、地盤一杭 一建築構造物の動的相互作用 を

考慮 した上で、 これ らを一つのモデルとして取 り扱ったバランスのとれた耐震 設計法を展 開することが望 まれ

ているように思われる。

本節では、4・3節 において、 レベル1設 計用地震動 に対する聾断型構造物一杭系の地震時応答制約設計法

を展開するための準備 として、杭剛性をも設計変数 として含む弾性支持された弾性勢断型構造物の一次固有周

期制約条件下の最適設計理論を展開する。
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これまでに、建築構造物一杭系に対す る最適設計理論は提示 されていない。従来の最適設計法の多 くは、

設計感度解析法 と数理計画法を用いた数値的手法である(HaugandCea,1981;Lev,1981;Mor由,1982)。

この方法は、複雑システムに対 しては、必ず しも実際上有用なレベルには達 していないし、建築構造物一杭系

に対 して提示された論文 も存在 しない。 また、最適設計問題に対 してLagrange乗 数法 を適用 し、それか ら導

かれる条件 と制約条件を満足するように繰 り返 し手法を用いて数値的に設計解を求める最適性規準法(Ven-

kayya,1971)も 提案 されているが、やは り建築構造物一杭系に対 して提示 された論文 は存在 しない。これに対

して、規則的な幾何学形状を有する建藻骨組 について、その特性 を有効 に利用 して、正解の閉形表現を導 く解

析 的方法が提案 されている(中 村恒善,1980,1987)。 この方法は、システム性能 に関する制約条件が課された

最適設計問題に対 して、力学的最小原理を用いて大域最適性の必要十分条件を導 くPragerら の方法(Prager

andTaylor,1968;PIager,1974)に 基づ き、その最適性条件 と上記の幾何学特性を有効 に利用する方法であ

る。本節で採用する方法は、 この解析的方法である。

杭基礎のモデル化

本箇では、杭基礎を水平ばね(ス ウェイばね)お よび回転ばね(ロ ッキングばね)に モデル化する。杭 の

位置及び総本数は指定されているものとし、各杭の断面積比 もすべて指定されているものとする。

まず、単杭の杭頭における水平ばね剛性51は 、線形弾性地盤反力法つま りChang(1937)の 式により評価

す る。次に、鉛直ばね剛性 ε2は、杭 を周面及び先端にばねを有する弾性体 としてモデル化 し、それに土質試験

結果を組み込んだ形で評価す る。ここで、杭の断面積 と杭径及び断面二次モーメン トとの関係式 を用いると、

それらはともに杭の断面積4pの 関数 として表現できる。さらに、断面積4pの 対象領域を限定すると、断面

積比の基準となる杭(以 下では基準杭と呼ぶ)の 水平ばね剛性511)及 び鉛直ばね剛性811)は次のように基準杭

の杭断面積魂)の 一次関数で近似できる。

511)=a1魂)+δ1 (2.53α)

511)=a2魂)+δ2
(2.53ゐ)

この時、杭基礎全体の水平ばね剛性 ゐHお よび回転ばね剛性 たRは 次のように表現できる。

んHニ Σ ・i`)=Σ(a・ 壌)+δ ・)=Σ(a・9謬)+δ 、)=・ 、43)+う 、 (2.54)

ゐ・=Σ ・穿)雄 Σ(a・ 魂)+δ ・)R～=Σ(a… 魂)+δ 、)R～=・,魂)+6,

た だ し、 総 和記 号 は杭 全 体 に わ た る総 和 を意 味 し、 α1,ゐ1,α2,62,qfは 次 式 で与 え ら れ る 量 で あ る。

(2.55)

五 努)
・・=a・ Σ9・,ゐ ・=・ δ・,・ ・ ニa・ Σ9・R2,う ・=δ ・ΣR3,9・ 二 魂) (2.56)

ここで、g`は 第 ゴ番 目の杭 の基準杭 に対す る断面積比、 凡・は第 ゴ番 目の杭の ロッキング中心軸か らの距離

を、 πは杭 の本数を表 わし、 また、 α1,61,α2,う2は杭種別及び地盤条件、杭長,材 質等 に依存す る量であ り、

いずれ も最適化の過程 においては被指定量 として扱 う。従って、水平ばね剛性 たH,回 転ばね剛性 たRは 基準
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杭の断面積 ・41})の一次関数で近似 できる。以下では基準杭の断面積のみ扱 うので、 、43)を 単に・4Pと 表記す

る。

尚、ここでは群杭効果は考慮 しないが、杭位置および杭本数は前 もって指定されているため、その全体的

又 は平均的効果を組 み込むことは比較的容易である。また、本論文では杭の剛性は振動数非依存型の もの とし

て扱っているが、対象 とする杭及び地盤条件 によっては、 この仮定が妥当なものであることが弾性波動論 に基

づ くNovakandShamouby(1983)の 研究によって明らかにされている。

問題の定式化

図2.1に 示すような二種 類のばねで支持 された ∫層弾性勢断型構造物 を扱 う。下からゴ番 目の床 を第 ゴ床

と呼ぶ。第 σ+1)床 の集 中質量m`,及 びその重心回 りの回転 慣性IR`,第6層 階高 ん`は指定 されているもの

とし、第 ゴ層 の層 問相対変位に関する剛性 瑠 に基準杭の断面積 《Pを 含めた集合k={舟1..,た ノ ノ1P}を 設計

変数 とする。 ここで、次のような最適設計問題 を考 える。

[問題ODBP】

一次固有周期制約条件

Ti(k)=%(orΩ1(k)=Ω α) (2.57)

を満た し、評価関数

∫
W(k)=Σ(・ ・β轟 ん・+(・ ・β・)2ρ・オ・五(2・58)

`=1

を最小にするような集合kを 求めよ。

ここで、T1(k),Ω1(k)は 設計kの 弾性勇断型構造物一杭系の一次固有周期および一次固有値 を表わ し、 η,Ω。,

幽,βoは 、それぞれ指定一次固有周期、それに対応する指定一次固有値、第 ぎ層構成部材の重み係数の平方根、

杭の重み係数の平方根を表わす。 また、c言=Σg言 で、c～ は第 ゴ層 の層問相対変位に関す る剛性 秘 を第 歪層

構成部材重量に変換するための係数である。さらに、 ρo,L,んoは 、それぞれ杭の構成材料の単位体積当りの平

均化重量、杭長、および勢断型構造物の基準階高を表わす。

この時、一次固有値 Ω1(k)はRayleigh商 を用いて次のように表現 できる。

φT[Kβ(た 、_た ∫)+KF(盃P)]φΩ
1(k)=mゴ π(2.59) φTMφφ

こ こ で、KB(た1… た∫),KF(・4P),M,φ は、 そ れ ぞ れ 上 部 勇 断 型 構 造 物 に 関 す る 剛性 行列,杭 に 関 す る剛 性 行

列,全 体 の 質 量 行 列 お よ び任 意 の モ ー ドベ ク トル を表 わ す 。KB,KF,Mは 、(2.2)式 と同 一 の 行 列 で あ る。

た だ し、KFに つ い て は 、(2.2)式 の たH,娠 が(2.54,55)式 に よ り.4pで 表 現 され る こ とに 注 意 す る必 要 が あ

る。
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最 適 性 条件 の誘 導

[問題ODBP】 に対す る大域最適性の必要十分条件は、指定された剛性 を有するばねで弾性支持 された弾性

勇断型構造物の場合(中 村、竹脇,1985)と ほぼ同様 に、Rayleighの 原理およびFarkasの 定理 を適用すること

により次のように導かれる。

[問題ODBP】 に対する最適設計 を襲={ゐ1… ゐ∫ ・4P}で 表わ し、それに対応する一次固有モー ドを

Φ(k)で 表わす。一方、 【問題ODBP]に おいて、制約条件(2.57)式 を満足する任意の設計をkニ{た1_.幻

.4p}で 表わ し、その一次固有モー ドをΦ(k)で 表わす。 Φ(k)は 設計kの 構造物にとって運動学的に許容 な

モー ドであるか ら、Rayleighの 原理により次式が成 り立つ。

Φ(ツアk)[KB(た1_た ∫)十KF(・4P
　ア の

Φ(k)MΦ(k))】 Φ(長)≧ 輪(筆(霊 齢(翻 Φ(k)(26・)

また、設計kとkの 構造物はともに同 じ一次固有値 Ω。を有するということより次式が成 り立つ。

轍(た1… 鳶∫)十KF(・4P)匝(k

Φ(k)TMΦ(k))Φ(輌 睾識 壽(痴)]Φ(正)(261)

(2.60)式 と(2.61)式 よ り次 式 が 導 か れ る。

　ぞ サ リ 　 サ
Φ(k)[KB(た1_鳶 ∫)-Kβ(た1_ゐ ∫)十KF(.4p)-KF(.4p)匝(k)≧0(2.62)

一 方
、kが 【問 題ODBP]の 最適 設 計 で あ る とい う条 件 は 、次 の よ うに 表現 で き る。

∫
Σ(c`βi)2h・(た ・一 庵・)+(・ ・β・)2ρ・L(オ ・ 一 λ ・)≧0(2・63)
`=1

Farkasの 定理によれば、(2.62)式 を満足するすべての{h-h_た ∫一梅.4p_4p}に 対 して(2.63)

式が成 立するための必要十分条件は次式で与えられる。

[研(k)一 σ`_1(k)]2=(μ んocゴβ`)2(i=1,..,∫) (2.64)

α1σF(k)2十 α2eF(髭)2=ρoん 〇五(μcoβo)2(2.65)

ここで、 σF(k),θF(k),σ`(k)は 最適設計kの 弾性勇断型構造物一杭系の一次固有モー ドにおける基礎版の水

平変位,基 礎版の回転角,基 礎版に対する第σ+1)床 の水平変位を表わし、μは正の定数を表わす。

最 適 設 計 解 の 導 出

前節で導いた最適性 条件 を用 い、[問 題ODBP}に 対す る目 塾計解を導 く。以下では最適設計解のみ扱

うので記号(k)は 省略する。

図2.1に 示 され る弾性支持 された勇断型構 造物の自由振動方程式に、 瓦 を円振動数 とし、 Φ を変位

モー ドとして持つ調和振動を表わす式を代入すれば、その係数より次式を得る。

∫
一Ω。m・σ・ 一 Ω・Σm・(ひF十 〇Fl研 十 σ`)+たHσ ・ ニ0(2 ・66)

ゴニ1
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∫ ∫
一◎・Σm・(σ ・+◎ ・恥 のH・ 一 Ω

。Σ1・ ・0・+た ・◎・=0(2・67)

`=1`=0

一Ω
απL`(σF十 〇FH`十 σゴ)十 凝(研 一 研_1)一 秘+1(研+1一 研)=0(ゴ ニ1,2,...,∫-1)(2・68)

一 Ωαπ3∫(σF十 〇F」仔∫ 十 σ∫)十 ゐ∫(σノ ー σ∫_1)=0(2・69)

た だ し、 私 は 次 式 で 定 義 さ れ る 量 で あ る 。

ゴ
研 二 Σ ゐ」(2・70)

ゴ=1

一 方
、 最 適 性 条 件(2.64)よ り次 式 を得 る。

σ`一 σぎ_1=μ んoc`β`(Ci>0,β`>0,μ>0,2=1,.・ ・,∫)(2・71)

(2.71)式 で、(2.64)式 の根 の 中 の 正符 号 の み採 用 した の は、 そ れ 以外 の符 号 の組 合 せ を採 用 した時 に は 、

Rayleighの 原 理 よ りその モ ー ドが真 の一 次 固 有 ベ ク トル で は な い こ とが 容 易 に示 せ る か らで あ る。(2.71)式 よ

り次 式 が 得 られ る。

ゴ
研=μ ん・Σ ・ゴ角(ゴ=1,…,∫)(2・72)

ゴ=1

(2.72)式 を用 い て(2.66,67)式 を整 理 す れ ば次 式 を得 る。

D1σF十D2θF十D3μ んo=0(2.73)

D2σF十D40F十D5μ んo=0(2.74)

た だ し、D1～D5は 次 の 量 を 表 わ す 。

杁二》 一箒 坊一書嚥 玩一書醸 嶋

瓦一書剛+か 一舞 塊一書蝸 寿 角(一)

(273,74)式 をσF,OFに ついて解けば次式となる。

D2D5-D3D4D2D3-DID5σ
F== 助o,OF= μんo(2.76α,ゐ)D

・D4-D睾D、D4-D霧

(2.76a,b)式 を 最適 性 条 件(2.65)式 に代 入 し、 さ ら に その 式 に(2.54,55)式 を代 入 す れ ば 、結 局 次 の よ うな

.4pに 関 す る4次 方 程 式 が 得 られ る 。
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α、賜+α,A}+α,脇+α 、五P+α 、=0(2・77)

係 数 α1～ α5は 、CO,儒,β0,角,α1,α2,δ1,ゐ2,Ω 。,皿」,IR`,ん`,ρ0,ゐ0,Lか ら構 成 され て い る(中 村 、 竹 脇 島

野 、1989)。(2,77)式 の4つ の 根 の 中で 、 オp>o,σF>o,eF>oを 満 足 す る根 が 正 解 で あ る。 そ の 理

由 は、 σF,eFの 中 で 一 つ で も負 の もの が存 在 す れ ば 、 そ れ に対 応 す るRayleigh商 が 、 そ の負 号 を正 号 に変 え

た モ ー ドに対 応 す るRayleigh商 よ り も大 き くな る こ とが容 易 に証 明 で き、 真 の一 次 モ ー ドとは な り得 な い こ と

が 示 せ るか らで あ る。 乃pが 求 め られ る と、(2.54,55)式 よ り 熔,娠 の値 が 決 ま る。 そ の値 を(2.75)式 、 さ ら

に(2.76)式 に代 入 す る と、 σF,OFが 助oで 表 現 で き る。 この σF,◎Fを 助oで 割 っ て次 の 量 を定 …義す る。

σ満=σF/(μ んo),o》 ニOF/(μ んo) (2.78α,6)

(2.71),(2,72),(2,76a,b)式 を(2,68,69)式 に代 入 し整 理 す れ ば次 式 を得 る。

鍋(ユ σ多+o》 瓦+Σ 蝸

ゴ=1)+幽 一嚇 踊 一・(・-1・ 既…,ノ ーη

0二勺ら十ー嶋
ノ
Σ

伺

十錦芦σー～mユ
Ω一

(2。79)

(2.80)

(2.79,80)式 をゴ=ゴ からゼ=∫ まで加えれば最適層 間剛性の表現が次のように求め られる。

・・一舞 書 恥@+・ 協+書 鍋) (2.81)

2.3建 築 骨組

問題の定式化

ここでは、梁及び柱か ら構成 される建築骨組 に対す る理論の基本的特徴 を提示するために、図2.6に 示す

ような∫層1ス パン骨組を扱 う。多スパ ン骨組に対する理論 は、固定基礎を有す る場合に展開された理論 とほ

ぼ同様 に展 開可能である。

図2.6に 示す2種 類の弾性 ばねで支持された∫層1ス パン建築骨組 を扱 う。水平支持ばね剛性 たπお よび

回転支持ばね剛性 たRは 、地盤の性質および基礎構造の特性か ら適切な方法 を用いて前 もって求め られている

ものとする。下か 碗 番 目の床 を第 歪床 と呼ぶ。第(ゴ+1)床 を支える梁 および第 ゴ層の柱 をそれぞれ 「第ゴ

梁」、 「第ゴ柱」 とよび、各々の曲げ剛性を角,み で表わす。 また、第ゴ梁および第 ゴ柱 の断面2次 半径 は

rβゴ,rCjで 指定 されてい るものとする。隣接する構造部材の重量 も含めた第 σ+1)床 の集中質量、およびそ

の重心回 りの回転 慣性をmゴ,1Rゴ で表わす。これらは、構造部材の設計変更により変動するが、その非変動部

分 に比べて変動部分は第一次近似 としては無視で きるので、設計変更に拘 らずmゴ,IRゴ は変化 しないものとし

て取 り扱 う。 よ り精度 を上げるには、本理論により求められた設計に基づ きmゴ,IRゴ を設定 し直せばよい。 さ

らに階高 ん」、スパン長'も また指定 されているものとする。
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図2.6弾 性支持 された建築骨組

本節では、梁お よび柱の曲げ剛性集合s={{κ ゴ}T,{」ゴ}T}を 設計変数 とする。集合sを 設計sと 呼び、

設計sを 有する骨組 を以下では 「設計sの 骨組」 と呼ぶ。最適性条件の誘導 までは、梁 と柱 を区別せず、第6

番 目の部材の曲げ剛性、断面2次 半径、部材長 をそれぞれ5ゴ,rゴ,五`で表わす。ただ し、同一断面 を有する部材

については、その部材長の総和をL`と 表記する。ここでは、各層 とも同一剛性(同 一断面)を 有する2本 の柱

で構成 されているものとし、 π=2∫+1と する。第 暗 附 の(名 目)細 長比 λゴを次式で定義する。

λゴ二 皇(2.82)

η

第 乞部材の断面積、断面2次 モーメン トをん,ろ で表 わし、骨組構成部材のヤ ング係数、単位体積当 り重

量をE,ρ で表わせば、骨組全体の重量Wの 換算関数 ω は次式で表わされる。

れ れ れ

ω=(E/ρ)W;(E/ρ)(ρ ΣAL・)=Σ 風(五 ・/・～)=Σ(λ ～/L・)・・(2.83)

証二1`=1`=1

設計sの 骨組の一次固有値(一 次固有円振動数の2乗)を Ω1(s)で 表わ し、指定一次固有値をΩ。で表わすこ

とにすれば、一次固有振動数制約条件下の最適設計問題は次のように述べ られる。

[問題ODFR】

一次固有値 制約条件

Ω1(s)=Ω α(2.84)

を満たし、評価関数(2.83)式 を最小 にする設計sを 求めよ。

ここでは、各層 とも同一剛性(同 一断面)を 有する2本 の柱で構成 されているものとし、かつ梁の細長比

が全層 で一定(=λB)の 場合 についての理論を展開する。梁の細長比が各層 で異なる場合につい ては、伊藤

(1980)に よる方法を用いて同様 に定式化できる。
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最適性条件の誘導

Sheu(1968)の 手法 とほぼ同様の手法を用いて大域最適性の必要十分条件を導 く。一般化座標 としては、

図2.6に 示すように、基礎の水平変位および回転 と上部骨組の変形を記述するもの(基 礎に対する相対水平変

位 および相対節点回転角)を 選ぶ。

制約条件(2.84)を 満 たす任意の設計sの 骨組の一次固有モー ドを{σF,◎F,σ1,_,σ ∫}で表 わし、対応

する第 歪部材の曲率分布 をκ」(¢∂ で表わす。一方、[問題ODFR】 の最適設計解 §の一次固有モー ドを{ひF,

OF,σ1,_,σ ∫}で表 わし、対応する第 乞部材の曲率分布をκ`(τg)で表わす。 この時、 これらの二つの設計に

対するRayleigh商 は次のように表現できる。

Ωα=
圭たπσ多+圭 鳶RO多+ΣL、 圭8`」♂・κ`(z`)24エi

去m・σ多+Σ ∫=1-m」(砺 十 ・θ」OF十 こ弓・)2+Σ ∫ニ。去1Rゴo}

圭枷o多+一 た。6}+Σ 窪 、奏4♂5為 ㈲2d銑

(2.85)

去moO多+Σ ∫ニ、7m」(OF+Hゴ6F+の2+Σ ∫=。圭11》6}

一 次 固 有 モ ー ド{σ
F,◎F,σ1,…,σ ∫}、 お よ び 曲 率 分 布 畷z`)は 、 設 計sの 骨 組 に とっ て 運 動 学 的 に 許 容 な

モ ー ドで あ る か ら、Rayleighの 原 理 に よ り次 の不 等 式 が 成 立 す る。

告たHO多+圭 たR6}+ΣL1去 ε∫」♂巴㌃(z`)2dηΩ。≦

圭m・0多+Σ ∫ニ、去η}」(σF+EゴOF+σ ゴ)2+Σ ∫=。去1Rゴ6争

(2.85)式 と(2.86)式 よ り次 式 が 導 か れ る。

(2.86)

書o・ 一・・)∬`礁 既 ≧・

一方、設計§が最適設計であるとい う条件は次のように表わせる。

(2.87)

れ
Σ(λ ～/五・)(・・一 否・)≧0(2・88)

εニ1

(2.87)式 と(2.88)式 にFarkasの 定理 を適用することにより、[問 題ODFR]に 対す る大域最適性の必要十分条

件が次のように得 られる。

醐 ∠㌦ 幽 一・(・ 〉… 一 ・,・,…,・) (2.89)

最適設計解の誘導

前節で導いた最適性条件を用いて[問題ODFR]に 対する最適設計解の閉形表現 を導 く。以下では、最適

設計解のみ扱 うのでC)記 号 は省略する。 また、λBゴニ1/rBゴ=λB,λcゴ=ん 」/rcゴとする。

最適設計 §の骨組の第 ゴ梁の基礎 に対する相対材端回転角、および第 ゴ層 の相対層 間変形角をそれぞれ

θゴ,瑠 で表わす(図2.7)。 仮定により本モデル骨組は梁の中央 点を通る軸に関 して逆対称 な変形 をする。従っ
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図2.7第j層 変形図および曲率図

て、梁の一次モー ドにおける反曲点は部材中央に存在す るといえる。第ゴ梁の一次モー ドにおける材端曲率を

κBjで 表わせば、第ゴ梁 に対する最適性条件は、次のように表現で きる。

('/λ急)(・あゴ'/3)=μ

また、第」梁 に対するたわみ角法公式よ り次式が得 られる。

(2.90)

κβゴ=(6/り θゴ (2.91)

(2.91)式 を(2.90)式 に代 入 す れ ば 次 式 を得 る。

12θヌ/λあ=μ (2.92)

(2.92)式 は 次 の よ うに も表 現 で きる。

ら ニ～雁 ・・一砺(・ 鋤

(2.93)式 で正符号のみ(あ るいは負符 号のみ)を 採用 したモー ドが一次モー ドであることが容易に示せる。よ

り正確 にいえば、それ以外の符 号の組合せを採用 したモー ドは、一次固有モー ドではない ことが示せる。以下

では、正符 号のみ採用 した場合を扱 う。

(2。93)式 により、全ての柱 の反曲点 はその部材中央に存在す る。一次固有モー ドにおける第ゴ柱の材端曲

率 をηゴで表わせば、第 ゴ柱に対する最適性条件(2.89)式 は次の ように表現で きる。

(んヲ/(3λ乙))ηテ=(12/λ きゴ)(θ・-Rゴ)2=μ(2.94)

こ こで は・ 第 ゴ柱 に対 す る た わみ 角 法 公 式 を用 い て い る。(2・93)式 と(2・94)式 よ り、 第 ゴ層 層 問 変 形 角Rゴ と

第 ゴ柱 材 端 曲率 η」が 次 の よ うに 求 め られ る 。

R・ ニ(λcゴ1十λ
B)・ ・ (2.95)
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砺 一 畿 ・・(・ 鋤

一次振動時の第ゴ層層勢断力Q
ゴは次のように表現できる。

9・一呼{砺+咄+書(1+篶)協}(297)

ま た、 鳶H,娠 を含 む 一 次 の 自由振 動 方程 式 に上 記 の 一次 固有 モ ー ドの 表 現 を代 入 す る こ と に よ り次 式 が 得 られ

る。

D1ひF十D2eF十D3θo=0(2.98)

D2σF十D40F十D5θo=0(2.99)

た だ し、D1～D5は 次 の 諸 量 を表 わす 。

坊 一書 恥 箒 ・ 坊 二書 嘱 凸 一書 藤(λ σゴ1十λ
B)・・

恥 一書 畷+シ ー毎 塊 一か 醸(1十 λcゴλ
β)・・(λ1・ ・)

(2.98)式 と(2.99)式 を σF,OFに つ い て解 け ば次 の よ うに な る。

D2D5-D3D4D2D3-DID5
θo(2.101α,b)θo,OFニσF=

D、D4-D霧D、D4-D霧

σF,eFを θoで 割 っ て次 の 量 を定 義 す る。

σ}ニ σF/θo,0》 ニOF/θo(2.102α,δ)

一 次 固 有 モ ー ドに お け る第 ゴ柱 の材 端 曲 げ モ ー メ ン トをcゴ で 表 わ し
、 第 ゴ層 の層 方程 式 を書 け ば次 の よ う

に な る 。

1

至んゴ9ゴ=-2・ 」=2み ηゴニ(12λ・」/(んゴλ・))」ゴθ・(2・103)

(2.97)式 を(2,103)式 に代入することにより、第ゴ柱 の最適曲げ剛性の表現が次のように求められる。

み二舞(λBλσゴ)呼{峠+e無+書(・+箸)飯}(-4)

また、第ゴ梁の材端において節点方程式を書 くことにより、第ゴ梁の最適曲げ剛性の表現が次の ように求

め られる。
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角一弩 陰 臓{㈱ 鵠+書(λ σゐ1十λ
B)娠}

伽 論 殉{峠+嘱+書 ←+管)砺}] (2.105)

2-4結 論

本章では、四章において展開するレベル1設 計用地震動に対する地震時応答制約設計法の準備 として、弾

性支持された勢断型構造物、勇断型構造物一杭系、弾性支持された建築骨組の一次固有周期制約条件下の最適

設計理論を展開した。本章では、支持ばね剛性として、振動数非依存型のものが採用された。本章において得

られた主な成果は以下の通りである。

2-1節

(1)

(2)

(3)

(4)

(5)

地盤上 に置かれた基礎、あるいは地盤内に埋設 された基礎の水平移動および回転に関す る剛性

を代表す るばねで弾性支持 された勇断型構造物 について、一次固有周期を制約条件 とす る最適

設計問題 を定式化 し、その問題 に対す る大域最適性の必要十分条件 をRayleighの 原理 および

Farkasの 定理 を用いて導いた。

弾性ばね係数 たH,たRを 含む自由振動 に対す る運動方程式 と最適性条件よ り、最適設計解の一次

固有ベク トルが閉形表現で導かれ ることを示した。本節で導いた最適設計解 は、重み係数お よび

階高が一定の時、その一次固有ベ クトルが直線形 となる特性を有 している。 また、最適設計解の

一次固有ベク トルの表現を運動方程式に代入 し、最適層間剛性の閉形表現を導いた。

固定基礎を有する勇断型構造物の一次固有周期制約条件下の最適設計解 と弾性支持 された時の

最適設計解の関係を明らかにした。また、後者の解の極限は前者の解 と一致す ることを示 した。

剛性が指定 された弾性支持ばねの存在 によ り指定一次固有値の範囲が制限 され ることを示 し、

その限界値を求めた。

最適設計の層間剛性が閉形表現で得 られていることを利用 して、異 なる地盤条件に対 して一定

の一層剛性 を有する勇断型構造物 を設計する一つの方法を示 した。 この方法 によれば、異なる地

盤条件 に対 して一次固有周期を制約 して最適設計 される弾性支持 された勢断型構造物の剛性分布

が、同一の一層剛性の条件下で比較で きるという利点がある。

2-2節

(1)

(2)

弾性勇断型構造物一杭系モデルを2種 類の弾性ばねで支持された勢断型構造物モデルに置換し

たモデルに対して、杭断面積及び勇断型構造物の層間剛性を設計変数とする場合の一次固有周期

制約条件下の最適設計問題を定式化し、大域最適性の必要十分条件を導いた。

上記の最適設計問題に対する解を閉形表現の形で誘導した。
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2-3節

(1)

(2)

水平ばね と回転ばねの2種 類の弾性ばねで支持 された多層1ス バ ン建築 ラーメンの一次固有周

期制約条件下の最小重量設計問題を定式化 し、大域最適性の必要十分条件を導いた。この最適性

条件は、各部材の曲率二乗平均が断面二次半径の二乗の逆比に比例 して分配され ることを示 して

いる。

最適性条件 と自由振動における運動方程式 を用 いて、梁 と柱の最適曲げ剛性の閉形表現を誘導

した。
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三章 振動数依存型剛性ばねで支持 された建築構造物の
一次固有周期制約条件下の最適設計・

構造物 と地盤の動的相互作用に関する研究においては、波動論 に基づ く挙動解析的研究が多数行なわれて

いる。それ らの研究においては多 くの場合、基礎の自由地盤 に対する相対変位 に関する剛性が、振動数依存型

のもの として求め られている(た とえば、Luco,1980;Wolf,1985;日 本建築学会,1987)。

本章の 目的は、振動数依存型剛性 を有するばね(あ るいは部材)で 支持 され、振動数非依存型剛性 を有する

部材から構成 される構造物の固有振動数に関する特徴 を明らかにし、 その一次固有振動数制約条件下の最適設

計理論 を展開することにある。また、振動数依存型剛性 ばねで支持 された構造物 と、対応する振動数非依存型

剛性ばねで支持 された構造物 の一次固有振動数および一次固有ベク トルの対応関係 に関す る定理 を導 く。 この

定理は、後で展開す る振動数依存型複素剛性ばねで支持された構造物の地震時応答 制約設計法において重要な

役割を果たす。尚、本章では減衰は扱わないが、五章の地震時応答制約設計法においては考慮する。

これまでに一次 固有振動数を制約条件 とす る弾性構造物の最適設計理論 は数多 く展 開されてきている

(Pierson,1972;Olhoff,1980;HaugandCea,1981)。 しか しながら、振動数依存型剛性を有するばね(あ るい

は部材)で 支持 され、振動数非依存型剛性を有す る部材から構成 される構造物の、一次固有振動数制約条件下の

最適設計問題 を扱っているものは、著者らの論文(NakamuraandTakewaki,1989)以 外 には存在 しない。

振動数依存型剛性を有する部材 を含む構造物の自由振動に関する固有値問題は、その ような部材を含 まな

い構造物の固有値問題(線 形固有値問題)と は異なる数学的構造を有 している。このような数学的構造を有する

固有値問題は、一般的に 「λmatrixの 問題」 として知 られている(Lancaster,1966)。 振動数依存型剛性部材を

含む構造物は、各自由振動において異なる剛性行列を有するため、固有ベ ク トル間の直交条件は一般 に成立 し

ない。また、このような構造物 においては、振動数依存型剛性に特別な制約が課されない限 り、Rayleighの 原

理は成 り立たない。

以下では、まず最初に、振動数依存型剛性ばねで支持 された構造物に対 して、対応する振動数非依存型剛

性ばねで支持 された構造物を新 たに定義 し、両構造物の一次固有振動数および一次固有ベク トルの対応関係 に

ついて述べる。

3-1振 動数依存型剛性ばねで支持 された構造物 と振動数

非依存型剛性ばねで支持 された構造物の特性

振動数依存型剛性ばねで支持された構造物 の動的特性を明らかにす るために、図3.1に 示す単純モデルを

考える。本モデルは、水平方向にのみ自由度 を有する2自 由度 モデルである。支持ばね剛性は振動数依存型で

あると仮定 し、 た1(Ω)で表わす。 ここで、 Ω=ω2(ω は円振動数)で ある。一方、一層剛性 た2は振動数非依

存型であると仮定する。 また、1層 および2層 床 の集中質量をそれぞれm1,m2で 表わす。 この時、固有値問

題は次のように表現できる。

[・(m100m2)-C1(㍗ 劃{託1}一{1}

ここで、u1,吻 は、各床の水平変位を表わす。

(3.1)

*本 章の一部は、1-2節 の論文[7]の 一部に加筆 しまとめたものである。
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図3・1振 動数依存型剛性ばねで支持 された二自由度 モデル
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図3・4振 動数 依存型剛性ばねで支持 された弾性骨組
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このモデルの指定固有値(次 数は指定 しない)を Ω。で表わすもの とする。 Ω=Ω 。の条件下で(3。1)式 の

第一式 と第二式を辺々加えれば次式 を得 る。

Ωα(77葛11Z1十m2電42)=ゐ1(Ωo)U1

(3.2)式 か ら層 間 変 位 比 が 次 の よ う に求 め られ る。

U1Ω αm2

U2-U1ゐ1(Ω α)一 Ωα(m1十m2)

(3.1)式 の第 二 式 は次 の よ う に も表 現 で きる 。

(3.2)

(3.3)

た・=島m・{ul1十
駕2一 駕1}(鋤

(3.3)式 を(3.4)式 に代入すれば Ω。を一つの固有値 として有する構造物の剛性 越 が次のように求められる。

Ωαm2{ゐ1(Ω α)一 Ωα7π1}麓
二

た1(Ωα)一 Ω6(m1十m2)

この 時 、{た1(Ω),姥}を 有 す る構 造 物 の 固 有 値 方 程 式 は次 式 で与 え られ る。

(3.5)

∫FD(Ω)=ηLlm2Ω2-{m1略 十m2@1(Ω)十 煽)}Ω 十た1(Ω)た…=0(3.6)

一方、{万1=た1(Ω 。),た峯}を有する振動数非依存型剛性ばねで支持された構造物の固有値方程式は次式で与え

られる。

∫〃(Ω)=m・m2Ω2-{m1嵯+m,(τ 、+た …)}Ω+万 、た…ニ0(3.7)

こ こ で、m1=m2ニ1.Ox104(たg),Ω α=100.0(rα ♂/ε2),た1(Ω)=0.2Ω2十100(×103たg・rαd2/52)

の モ デ ル を考 え る。 図3.2(a),(b)は 、 こ の モ デ ル に対 す る(3.6)式 の かD(Ω)と(3.7)式 の ∫F∬(Ω)の Ω に 対

す る プ ロ ッ トを表 わ す 。 図3,2(a),(b)は 、 た とえ 振 動 数 非 依 存 型 剛 性 ば ね万1二 必1(Ω。)で 支 持 され た構 造 物

が Ω。を 一 次 固有 値 と して 有 して い て も、 振 動 数 依 存 型 剛 性 ば ね た1(Ω)で 支 持 さ れ た構 造 物 は、 Ω。を 一 次 固有

値 と して有 す る とは 限 らな い こ とを示 して い る。

次 に、m1=m2=1.0×104(たg),Ω 。 ニ100.0(rαd2/ε2),た1(Ω)=Ω 一20(×103如 ・rαd2/82)の モ

デ ル を 考 え る。 剛 性 構 は(32)式 か ら(3.5)式 ま で と同様 に して 求 め られ る。 ま た、 そ の 時 の 固 有 値 方 程 式 も

(3.6)お よび(3.7)式 と し て与 え られ る。 図3.3(a),(b)は 、 この モ デ ル に対 す る(3.6)式 の ∫FD(Ω)と(3.7)式

の ∫F1(Ω)の Ω に対 す る プ ロ ッ トを表 わす 。 図3.3(a),(b)は 、 た と え振 動 数 依 存 型 剛 性 ば ねた1(Ω)で 支 持 さ れ

た 構 造 物 が Ω。を 一次 固有 値 と して有 して い て も、 振 動 数 非 依 存 型 剛 性 ば ね臥 二 た1(Ω。)で 支 持 さ れ た構 造 物

は 、 Ω、を 一 次 固 有 値 と して有 す る とは 限 らな い こ とを示 して い る。

3.2振 動数依存型剛性ばねで支持 された構造物の
一次固有周期制約条件下の最適設計問題

振動数依存型剛性ばねで支持された弾性構造物の振動特性の基本的特徴は前節で明らかにされた。そこで

は・振動数依存型剛性ばねで支持された弾性構造物 と対応する振動数非依存型剛性ばねで支持された弾性構造
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物が取 り上げ られ、それ らの一次固有振動数および一次固有ベク トルの対応関係 について述べ られた。すなわ

ち、振動数依存型剛性ばねに特別な制約が課 されない場合には、両者の一次固有振動数および一次固有ベク ト

ルは必ず しも対応 しない。 しか し、ある制約が課されると、両者のそれらは一対一に対応することが示 され得

る。ここではまず、支持ばねにある特別な制約が課された場合 について、振動数依存型剛性ばねで支持 された

弾性構造物の一次固有振動数制約条件下の最適設計解を見いだす方法 について述べる。次に、その制約が取 り

除かれた場合について言及する。

図3.4に 示 されるような、指定された振動数依存型剛性ばね(あ るいは部材)で 支持され、振動数非依存

型剛性 を有する部材で構成 された弾性構造物 を対象 とする。設計変数は振動数非依存型剛性部材の断面積であ

る。構造物 および支持ばね(あ るいは部材)の 部材中心線形状お よび寸法 は指定 されているものとする。系全

体の自由度、構造物 の部材数および支持部材の独立な剛性の数をそれぞれ1V,π,5で 表わす。 また、構造物の

第f番 目の部材の断面積および部材長 をそれぞれん,'`で 表わす。部材断面積の集合 且`σ=1,_,η)をAで

表わ し、 「設計A」 と呼ぶ。構造物は、軸方向剛性のみ有する トラス部材あるいは軸方向剛性および曲げ剛性

を有する梁(あ るいは梁一柱)部 材か ら構成 されているもの とする。 また、各部材のヤ ング係数 も指定 されて

いるものとする。曲げ剛性を有する部材の断面2次 モーメン トは断面積の非線形関数であってもよい。

支持部材 もまた トラス部材あるいは梁(あ るいは梁一柱)部 材から構成 されているものとし、その剛性は振

動数依存型 であるとす る。支持部材の第ゴ番 目の剛性をBj(Ω)で 表わし、その集合 をB(Ω)ニ{Bゴ(Ω)}で

表わす。以下では表現の簡略化のため、B(Ω)で 支持 された設計Aの 構造物を 「B(Ω)を有する設計Aの 構造

物」 と呼び、吾。(ニB(Ω 。))で支持された設計Aの 構造物を 「吾。を有する設計Aの 構造物」 と呼ぶ。B(Ω)

を有する設計Aの 構造物の全体座標系 における1VxIVの 剛性行列は、次の ように上部構造物に関する剛性行

列K1(A)と 支持部材に関する剛性行列K∬ 」(B(Ω))の 和 として表現できる。

KFD(A;B(Ω))ニKJ(A)十K11(B(Ω)) (3.8)

ここでK∬(A),K∬ ∬(B(Ω))と も1VxIVの 剛性行列である。K1∬(B(Ω))の 各要素は、{Bゴ(Ω)}の 線 形関数

であるとす る。

B(Ω)を 有する設計Aの 構造物および吾、を有する設計Aの 構造物の質量行列は、次のように1VxIVの

非構造質量行列Mpお よび1V×Nの 構造質量行列M5(A)で 構成 されているもの とす る。

M(A)ニM5(A)十Mp(3.9)

B(Ω)を 有する設計Aの 構造物の た次固有値およびた次固有ベク トルをΩ鳶,Z～秘 で表示する ものとすれ

ば、その時の固有値問題は次のように表現 される。

[K。D(A;B(Ω の)一 Ω、M(A)]Z鴇 二 〇 (3.10)

(3.10)式 はこの固有値問題が、振動数依存型剛性部材を含 まなV購 造物のそれ とは異なる数学的構造を有する

ことを意味 している。

B(Ω)を 有する設計Aの 構造物の一次固有振動数をω1(A)で 表わ し、指定 される一次固有振動数をω、で

表わす。またΩ1(A)ニ ω1(A)2,Ω 、;岨,L={11_」.}Tと する。ここでOTは 転置を表 わす。この

時、振動数依存型剛性部材で支持 された構造物の一次固有振動数制約条件下の最適設計問題は次の ように述べ

られる。
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澗 題FEC】

振動数依存型剛性部材B(Ω)で 支持された弾性構造物について、一次固有振動数制

約条件

ω1(A)=ω α(orΩ1(A)=Ω α) (3.11)

および最小断面積制約条件

・4ゴ≧ ・4`σ=1,2,_,η) (3.12)

を満たし評価関数

ω=ATL (3.13)

を最小 にする断面積集合Aを 求めよ。

ここでは、最小断面積制約条件が全て等号 で満たされる場合 は扱わない。

以下では、支持 ばね剛性Bゴ(Ω)が 全てΩの正の非増加一価 関数である場合のみ扱 う。 澗 題FEC]に おい

て、一次固有振動数 を指定 した後では、B(Ω)を 有する設計Aの 構造物 と、百、を有する設計Aの 構造物 を

区別することは困難 なように思えるが、次の点に注意する必要がある。すなわち、百、を有す る設計Aの 構造

物の一次固有ベク トルはRayleighの 原理によ り特徴づけられるが、B(Ω)を 有する設計Aの 構造物 について

はそうではないとい うことである。たとえB(Ω)を 有する設計Aの 構造物 について一つの固有ベク トルが見い

だせても、 それが一次の固有ベク トルであるか どうかは、対応す る固有値が固有値方程式の正の最小根である

ことを示す以外 に方法はない。前節で示 したように、支持 ばね剛性に特別 な制約が課 されていない場合には、

B(Ω)を 有する設計Aの 構造物と百、を有する設計Aの 構造物には明確な差が存在する。

3-3振 動数依存型剛性ばねで支持 された構造物 と振動数

非依存型剛性ばねで支持 された構造物に関する二つの定理

[問題FEC]に 対する大域最適性の必要十分条件 を導 くためには、 まず次の二つの定理 を導入 し証明 しなけ

ればならない。

【定理11

百。(=㌧B(Ω。))を有する設計Aの 構造物の一次固有振動数をω、で表わす。 この時、B(Ω)を 有する設計

Aの 構造物は前者の構造物 と同 じ一次固有振動数 と一次固有ベ クトルを有する。 ただ し、{Bゴ(Ω)}は 全て正の

非増加一価 関数であるとする。

【証明 】

B・ を有する設計Aの 構造物がω。を一次固有振動数として有することよ り、B(Ω)を 有する設計Aの 構

造物が・ ω・を一つの固有振動数 として有することは明 らかである。定理1は 、 「B(Ω)を有する設計Aの 構

造物は、ω。を一つの固有振動数 としてもつが、それよりも小 さな固有振動数はもたない」 ことを示す ことによ

り証明できる。

B。 を有する設計Aの 構造物の一次固有振動数をω。で表わす時、百。を有する設計Aの 構造物に対する

(3.10)式 は次のように表現できる。
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[KF1(A;Bα)一 ΩoM(A)】ZF∬(A)ニ0(3.14)

こ こで 、KF∬(A;B。)とZF∬(A)は 、B。 を有 す る設 計Aの 構 造 物 の 剛 性 行 列 お よ び一 次 固 有 ベ ク トル を 表

わ す 。KF∬(A;B。)は 、KFD(A;B(Ω))に おけ るB(Ω)をB。 で 置 き換 え る こ とに よ り得 ら れ る行 列 で あ る。

(3.14)式 の前 か らZF1(A)Tを 乗 じる こ とに よ り、 Ω。の 表 現 がRayleigh商 と して 次 の よ う に得 られ る。

ZFJ(A)TKF∬(A;百 α)Z〃(A)(3
.15)Ωα=

ZF∬(A)TM(A)ZF∬(A)

(3.15)式 は振動数依存型剛性部材を含 まない構造物 に対するRayleigh商 であ り、Ω。はこの構造物に対する真

の一次固有値であるから、Rayleighの 原理(た とえばTempleandBickley,1933)に よ り(3.15)式 の右辺は

運動学的に許容な任意のモー ドに対 してΩ、を最小値としてもつ。

今、B(Ω)を 有する設計Aの 構造物はΩ。よりも小さな固有値 Ωp(=Ω 。一△Ω(△Ω>0)=ω 芦)を有す

るもの とする。 この時、 この構造物が固有振動数ωpで 自由振動する時の剛性行列は、K1∫ のBゴ(Ω)に 関す る

線形性によ り次のように表現できる。

KFD(A;B(Ω 、一 △Ω))=K∬(A)十K∬ ∬(B(Ω α))十K∫ ∬(△B) (3.16)

こ こで ・ △BニB(Ω 。一 △Ω)-B(Ω 、)で あ り、B(Ω)の 非 増 加 特 性 に よ り △Bゴ ≧0(fbrallの で あ る・

Ω,に 対 応 す る 固有 ベ ク トル をZ,(A)で 表 わす 。(3,10)式 の Ωん,zllゐ の代 わ りに、 Ωp,Z,(A)を 代 入 す る こ

とにより固有値 Ωpは 次のように表現で きる。

Zp(A)TKFD(A;B(Ω 、一 △ Ω))Zp(A)Ω

P=Z
p(A)TM(A)Zp(A)

KII(B(Ω 、))=K」 」(B、)を 用 い て(3.16)式 を(3、17)式 に代 入 す れ ば次 式 が 得 られ る。

(3.17)

Ω・-Z・懸 給 謙IA)+Z辮 髭i会辮)(・ ・18)

Zp(A)は 百、を有する設計Aの 構造物にとって運動学的に許容 なモー ドであるから、Rayleighの 原理に

よ り(3.15)式 から次の不等式が導かれる。

さ らに、 △8」 ≧0(forall

Zρ(A)TKF∬(A;百 α)Zp(A)Ω
。≦Z

p(A)TM(A)Zp(A)

ゴ)か つKBゴ とM(A)の 正 定 値 性 よ り次 の不 等 式 が 導 か れ る。

ヨ
Z,(A)TK・ ・(△B)Z。(A)=Σ △Bゴ{Z,(A)TK・ ゴZ。(A)}≧0

ゴ=1

Z,(A)TM(A)Z,(A)>0

(3.19)

(3.20α)

(3.205)

ここでKBゴ は次式で定義される行列を表わす。

ヨ

K〃(△B);Σ △B」K・ゴ

コニ1

(3.21)
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図3.5(i)振 動数非依存型剛性ばねで支持 された設計Aの 構造物の一次 固有値の,

振動数非依存型支持ばね剛性に対するプロ ット(ii)Ω 一Bj(Ω)曲線

不等式(3.20a,b)に おいて、Zp(A)TM(A)Zp(A)とZp(A)TKBゴZp(A)は 、それぞれこの構造物の自由

振動時の全運動エネルギー、第ゴ支持要素Bゴ(Ω)の 単位剛性 当 りの歪エネルギーを表わす。(3.18)式 と不等

式(3.19)、(3.20a,b)は 、 Ωp≧ Ω、が成立することを要求 している。 しか しこの結果は、最初の仮定(Ωp〈

Ω。)に反 している。従って、 Ω、よ りも小 さな固有値 は存在 しない。すなわち、B(Ω)を 有する設計Aの 構造

物の一次固有値はΩ、である。

B(Ω)を 有する設計Aの 構造物 と百。を有す る設計Aの 構造物は、KFP(A;B(Ω 。))=K〃(A;B。)

により同 じ剛性行列 を有 し、かつ同 じ質量行列を有 しているため、両者は同 じ一次固有ベク トルを有す ること

は明らかである。(証 明終)

定理1と 対 をなす次のような定理を考える。

【定理2】

B(Ω)を 有する設計Aの 構造物の一次固有振動数 をω。で表わす。この時、 百、(;B(Ω 、))を有す る設計

Aの 構造物は前者の構造物 と同じ一次固有振動数 と一次固有ベク トルを有す る。 ただ し、Bゴ(Ω)は 全て正の非

増加一価 関数であるとする。

[証明 】

B(Ω)を 有する設計Aの 構造物がω。を一次固有振動数として有することより、百。を有する設計Aの 構

造物が、ω、を一つの固有振動数 として有することは明 らかである。定理2は 、 「百、を有す る設計Aの 構造

物 は、ω。を一つの固有振動数 としてもつが、それよりも小 さな固有振動数はもたない」 ことを示すことにより

証明で きる。

B。=B(Ω 。)={β 。ゴ}を有する設計Aの 構造物 は、ω。を一次固有振動数以外の一つの固有振動数 とし

て有するものと仮定する。 この時この構造物は、明らかにω、よ りも小 さな一次固有振動数 ω1を 有 している。

この構造物が百。よりも大 きな剛性ばねで支持 されたときには、その一次固有振動数は、ω1に 等 しいかあるい

はそれ よりも大 きくなることは容易に証明できる。図3 .5は 、振動数非依存型剛性ばねで支持された設計Aの

構造物の一次固有値 を振動数非依存型支持ばねの剛性に対 してプロッ トした曲線 は、必ず Ω 一β」(Ω)曲線 と

Ω、よりも小 さな値 の点で交わることを示 している。

図3・5は,あ る一つのばねに対す る図を示 しているため、複数個の支持ばねが存在するときに、 そのばね

剛性を大き くしていった時に・すべてのばねにおいて上記の両曲線が同時に交わ り得るか という問題が残 る。

しか し・各 ばねについて・Ω。か らの等 しい固有値 の減少量に対応するばね剛性の増加 を与 えることにより
、

上記の条件を満足するアルゴリズムを構成することが可能である。
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この交 点における一次固有値 と支持ばね剛性を、それぞれ Ω"とB望={B7ゴ}で 表わす ことにする。この

時、百g=B(Ωg)が 成 立することは明らかである。定理1に よ り、 もし百g=B(Ωg)を 有する設計Aの 構造

物が、ωgを 一次固有振動数 として有す るならば、B(Ω)を 有する設計Aの 構造物 もまたωgを 一次固有振動

数 として有す るといえる。この結論、すなわちωg<ω 。は、明らかにB(Ω)を 有する設計Aの 構造物は、 ω。

を一次固有振動数として有するとい う最初の仮定に反す る。従って百、を有す る設計Aの 構造物はω。を一次

固有振動数 として有すると結論づけられる。(証 明終)

定理1と 定理2か ら、B(Ω)の 全ての要素が正の非増加一価 関数の場合 には、B(Ω)を 有する設計Aの

構造物 と百。を有する設計Aの 構造物の一次固有振動数ω。に関する設計空間は一対一に対応するといえる。

この一対一の対応関係から、[問 題FEc1に 対する大域最適性の必要十分条件は、sheu(1968)に ならって

次のように求められる。 ただ しこの場合 には、各部材の断面2次 モーメン トは、断面積 の線形関数であるとす

る。

Z・D(A)T(K・ 一 Ω・M∂Z・P(A)
=皇

ZFD(A)TM(A)ZFD(A)μ

Z・D(A)T(K・ 一 Ω・M・)Z・ ・(A)
<至

ZFD(A)TM(A)ZFD(A)一 μ

if、4」 〉.4`

if.4`=A

(3.22α)

(3.22b)

ここで、 λ は[問 題FEqに 対する最適設計解を表わし、 μは正のスカラー、K`,M」 は次の行列を表わす。

K・一 ∂響),M・ 一∂等舞A) (3.23α,わ)

3-4不 等号制約条件下の最適設計問題

前節では、振動数依存型剛性部材で支持された弾性構造物の一次固有振動数に関する等号制約条件下の最

適設計問題に対する大域最適性の必要十分条件を導いた。ここでは、一次固有振動数に関する不等号制約条件

下の拡張された最適設計問題について、等号制約時の最適設計解がその問題に対する解 ともなり得るための支

持ばね特性の資格条件について述べる。ただし、ここでは、簡単のため最小断面積制約条件が課されていない

場合を扱う。振動数依存型剛性部材で支持された弾性構造物の一次固有振動数に関する不等号制約条件下の拡

張された最適設計問題は、次のように述べられる。

【問題FICA】

振動数依存型剛性部材B(Ω)で 支持された弾性構造物について、一次固有振動数に

関する不等号制約条件

ω1(A)≧ ωα(orΩ1(A)≧ Ω α) (3.24)

の下で、(3.13)式 で表わされる評価関数 ω を最ガ〉化する設計Aを 求めよ。

[問題FEqで 、最小断面積制約条件が全て取 り除かれた問題を新 たに[問 題FECA]と 呼ぶ。支持 ばね剛

性B(Ω)は 、振動数依存型であるので、[問 題FICA]に 対する最適設計解は必ず しも[問題FECA]の 解 と一致

するとは限らない。 ここでは、 【問題FECA]の 解が[問 題FICA】 の解 ともな り得 るための支持ばね剛性B(Ω)

の資格条件について述べる。
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[問題FECA]の 解の大域最適性 を特徴づける条件 については、前節 において述べた。指定一次固有値 をあ

る範囲で変化 させた時の、[問 題FECA]に 対する最適設計解群は、最適設計解のll醇 集合 を形成する(Nakみ

muraandOhsaki,1988)。 この順序集合における全ての変数は、指定一次固有値の区分的に微分可能な関数 と

みな し得 る。 もし、次の条件がΩ ≧ Ω。の全てのΩ に対 して満たされたならば、 Ω=Ω 、を制約条件 として

有す る[問題FECA】 の解 は、 Ω ≧ Ω、を制約条件として有する[問題FICA]の 解 ともな り得 る。

dω(Ω)
>0(3,25)

4Ω

最 適 設 計 解 の 順 序 集 合 の概 念 、 お よび 最 適 設 計 解 に お け る設 計 変 数 を 、 問 題 を構 成 して い る あ る パ ラ メ

ター の 関 数 と見 なす 概 念(NakamuraandNagase,1976)は 既 に 知 られ て い る が 、 そ の 最 適 設 計 解 の パ ラ メ

ター に 関 す る感 度 係 数 の 陽 な 表 現 は最 近 に な っ て示 され た(Sobieszczanski-SobieskietaL,1982;Schmitand

Chang,1984;VanderplaatsandYoshida,1985)。 評価 関数 ω(Ω)の 感 度 係 数 の 陽 な 表現 を次 に示 す 。

一 次 固 有 値 制 約 条 件 Ω
1(A)=Ω を 有 す る[問 題FECA】 の 最適 設 計 の構 造 物 の 断 面 積 集 合 をA(Ω)、 一

次 固有 ベ ク トル を 乞FD(Ω)≡ZFD(A(Ω))で 表 わす 。[問 題FECA]に お い て は 、 一 次 固 有 振 動 数 に関 す る 制

約 条 件 が唯 一 の ア ク テ ィ ブ な 制 約 条 件 で あ る の で 、 評 価 関 数 の 一一次 固 有 値 Ω に 関 す る感 度 係 数 はBarthelemy

andSobieszczanski-Sobieski(1983)に な ら っ て次 の よ うに表 現 で きる。

d岩穿)=綱[1一 書d讐)畿 離
)(326)

ここで、 血(Ω)≡M(A(Ω))を 表わし、 μ(Ω)は正のラグランジュ定数を表わす。前節で述べたように、

2FD(Ω)TI頭 Ω)乞FD(Ω)お よび2FD(Ω)TKBゴ2FD(Ω)は 、 南(Ω)、K珊 の正定値性 より正の数である。

もし、支持ばね剛性B(Ω)の 全ての要素が正の非増加一価関数であるならば、次の不等式が成 り立つ。

dBゴ(Ω)

≦0(forallゴ)(3.27)
dΩ

(327)式 が(3.26)式 において用いられたならば、(3。25)式 は常に成 り立つ。それゆえ、B(Ω)の 全 ての要素が

正の非増加一価 関数であるならば、[問 題FECA]の 解は[問題FICA]の 解でもあり得る。

(326)式 において、dω(Ω)/dΩ お よびdBゴ(Ω)/dΩ は、区分的に微分可能であればよい。従って、.8ゴ(Ω)

はジャンプを含んでいてもよい。

3.5よ り一般的な振動数依存型剛性ばねに対する定理の拡張

3.3節 においては、振動数依存型剛性ばねで支持 された弾性構造物 について、その一次固有振動数 に関す

る設計空間が、対応する振動数非依存型剛性ばねで支持 された弾性構造物のそれ と一致することが二つの定理

により示 された。 しか しながら、 そこでは、ばね特性 として、正の非増加一価関数 とい う制限が加 えられてい

た。 ここでは、3-3節 の定理2は 、正の非増加関数 という制限無 しに成立することを示す。

ただ し、支持部材の剛性は振動数に関 して一価関数 であり、静的(Ω ニ0の 時)剛 性は全て正 であるとす

る。すなわち、

Bゴ(0)>0(forallゴ) (3.28)
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このような支持ばねに対 して、百 二B(0)を 有する設計Aの 構造物は、明 らかに正の一次固有振動数 を有す

る。

この時次のような定理が成 立する。

1定理3】

B(Ω)を 有する設計Aの 構造物の一次固有振動数をω、で表わす。この時万。(=B(Ω 。))を有する設計A

の構造物は前者 の構造物 と同 じ一次固有振動数 と一次固有ベ クトルを有する。ただし、 β」(Ω)は全て βゴ(0)>

0を 満たすもの とする。

【証明 】

B(Ω)を 有する設計Aの 構造物がω。を一次固有振動数 として有することより、百、を有す る設計Aの 構

造物が、ω、を一つの固有振動数 として有す ることは明 らかである。定理3は 、 「百、を有する設計Aの 構造

物 は、ω。を一つの固有振動数 としてもつが、それよりも小 さな固有振動数はもたない」 ことを示すことにより

証明できる。

今、次のような固有値問題を考える(正ancaster,1966)。

[K。,(A;B(λ))一 Ω、M(A)]zl尋 二 〇 (3.29)

飯 は与えられたλに対 して求められる振動数非依存型構造物 のた次固有値 であり、(3.29)式 を介 してλの関

数 とも見 なせるので以下ではΩ産(λ)と表示する。固有値の番号付け として、正の小 さな値から順番 に番号付け

を行なうものとすれば、 Ωな(λ)は、 λに関 して一価の関数である。

一方、振動数依存型構造物の固有値問題は次のように表現できる。

[KFD(A;B(Ω 、))一 Ω、M(A)】zl秘=0 (3.30)

(3.29),(3.30)式 から明 らかなように、 Ωた(λ)=λ が成立する時のλの値 が振動数依存型構造物の固有値

となる。すなわち、振動数依存型構造物の固有値は、関数y=Ω ゐ(λ)と直線g=λ の交 点におけるλの値 と

しても特徴づけられる。

今、百、を有する設計Aの 構造物は、ω。を一次固有 円振動数以外 の固有円振動数 として もつ ものとす

る。この時、百。を有す る設計Aの 構造物の一次固有円振動数をω1(婦=Ω1(Ω 、))と すると、ω1〈 ω、

かつ関数y=Ω1(λ)の 一価関数特性より、関数 〃=Ω1(λ)は 必ず Ω。よ りも小 さな値 Ωgで 直線y=λ と交

わる(図3.6)。 この交 点は、上述の性質により、B(Ω)を 有する設計Aの 構造物の固有円振動数に対応する点

を表わす。 これは、B(Ω)を 有する設計Aの 構造物がω。よりも小 さな固有円振動数を有することを意味 し、

仮定に反す る。従 って、吾、を有す る設計Aの 構造物 はω。を一次固有円振動数 として有すると結論づけられ

る。(証 明終)

証 明においては、Bゴ(0)>0以 外 には関数Bゴ(Ω)の 性質については制約が課されていないので、関数

B(Ω)が 増加関数で も減少関数でも、あるいは両者が混在 した関数で も定理3は 成立する。 また,定 理1,2で

は,支 持ばね分布質量が構造質量行列に含 まれない場合について述べ られたが,定 理3は,支 持ばねの分布質

量が構造質量行列に含まれる場合においても成立す ることに注意する必要がある.

定理3に より、[問 題FEC]で 支持ばね剛性に関する拘束条件(正 の非増加一価関数)が 取 り除かれた場

合 に対 する解 は、次 のように求め られる。B、 で支持 された構造物の一次固有振動数制約条件下(ω1(A)ニ

ω。)の 最適設計解を五で表わす。 ここで、B(Ω)で 支持された設計入の構造物の固有値解析 を行 ない、 その一
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図3.7振 動数依存型剛性ばねで支持 された

3自 由度モデル

次固有振動数がω。ならば入は[問 題FEC]の 最適解 となる。 もし、 その一次固有振動数がω、にならない とき

は、別の解法を考案する必要がある。(例 えば図3.2に 対応するばね特性の場合)

3.6例 題

【例題3.1】

図3.7に 示すような水平ばねたH(Ω)=B1(Ω)=-0.00294Ω+58.8(foη/82)で 支持 された2層 弾性構造

物 を扱 う。各層 は2本 の一様断面柱(長 さ')で 構成 されているもの とし、第1、2層 の柱 の断面積(2本 の和)

を為,五2と する。また、第1、2層 の柱の断面2次 半径 をr1 ,72と する。各柱のヤング係数はEで 一定 とす

る。構造物の質量行列としては、床集中質量m1,m2,m3か らなる非構造質量行列Mpと 、両端の回転 を拘束

された柱のコンシステント構造質量行列M5(A)を 考える。 この時、構造物全体の質量行列M(A)と 剛性行列

KFP(A;B(Ω))は 、次式のように表わせる。

M(A)一(警覗)+騨 嚇)畿)

恥(A;B(Ω))=(㎞(璽 腔

ま た、K`,KB1,Mi,Mpは 次 式 で 表 現 で き る。

一.4191

五191+.4292

一 ・4292 謝) (3.31)

恥一動(÷

… 羨(章

聯一(警

1
一
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0
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0

た だ し、9」=12Er～/13σ ニ1,2)で あ る。
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ー00
0

i),
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0

0

0

0

0

1

0

0

ー
=団K

(3.32)

一42一



Ω

(rad2/sec2)

10.0100.OlOOO.0

ムw

ム Ω
91.35000092.995000117.110000

血
dΩ 91.32638593.004666117.147278

μ(Ω) 91.32636493.000226116.45318

表3.1有 限 差 分 に よる(3.26)式 の数 値 検証

今、(3.26)式 の数値的検証 を行なうために、次式のような有限差分 により、dω(Ω)/dΩ の近似値 を求め

る 。

d署穿)
型 Σ{・4`(Ω 十△Ω)一 ん(Ω△Ω)}'一 器(・ 鋤

」

こ こで 、.4`(Ω+△ Ω)お よび 、4f(Ω)は 、 Ω+△ Ω お よび Ω を指 定 一 次 固有 値 と した時 の最 適 断 面積 を表 わ し、

最 適 性 条 件 を用 い た繰 返 し手 法 に よ り求 め る も の とす る。 パ ラ メ ター と して は、 ρ=7.0×10-6(加 η/cm3)、

7`ニ10.0(cm)(ゴ=1,2)、'=350.0(cm)、m1=m2=m3=30.0(霊oη)、 ・E1=2100・0×

980.0(オoπ/(cm・ εec2))を 採 用 した。 表3.1に は 、 Ω ニ10.0,100,0,1000.0(τ αd2/8ec2)の 時 の 、 △ω/△ Ω、

dω/dΩ((3.26)式)、 μ(Ω)の 値 を示 す 。 た だ し、 △Ω/Ω=1.Ox10-3で あ る 。 表3.1か ら、(3.26)式 の 表

現 の 妥 当 性 が 確 認、で きる 。

【例題3.21

次 に、図3.8に 示すような2種 類の振動数依存型剛性ばねで支持された弾性勇断型構造物 を扱 う。 ここで

は、簡単のため構造質量行列は考慮 しない。本 モデルにおける行列Mp,K`,KBゴ は次のように表わせる。

Mp=

Kf=

m1

0

5ym.

0

0

m`

0

η1ゲ

9`-9`
-9`9`

0

mlm1、 厚1

m`m`瓦

m∫m∫ ∬ ∫

EIE2

E3

0

0
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こ こで、 瓦,E1～1り3,9fは 次 の 諸 量 を表 わす 。

0

01
1

(3.34)

m
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、胸
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坦

=塊
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Σ

倒

F

125E7～

9`=h
i3

(3.35)

ただし、ここでは、名層 は層 ごとに同一のε本 の柱 で構成 されているもの とし、その両端は床 に剛接 合されて

いるものとする。第1層 の柱の断面積の総和をAで 表わし、AT={・41… ・4∫}、正丁={hレ..ん ∫}とすれ

ば、評価関数は、 ω ニATLと 表現できる。本例題では、 β1(Ω)=鳶H(Ω),B2(Ω)=たR(Ω)で ある。

本例題の[問 題FECA]に 対す る最適性の必要十分条件は次のように表現できる。

器 雛 蓋豊 装)一 告(ゴ=1,2,.,.,∫)(・ 鋤

こ こで は、 半 無 限 弾 性 地 盤 上 に置 か れ た円 形 剛 基 礎 と して ゐH(Ω),娠(Ω)を 評 価 し、VeletsosandVerbic(1974)

の 次 の よ う な近似 式 を採用 す る。

8ρ 鶏2r。た

H(Ω)=
2_レ

(3,37)

姻=髪 寓1一 駈+
、+輸 ㌔一嬉囲

(3.38)

こ こで、 鷲,ρ,レ,ア 。は 、 地 盤 の勇 断 波 速度 、 密 度 、 ボ ア ソ ン比 、 お よび 円 形 剛 基 礎 の半 径 を表 わ す 。 ま た、

ゐ1,62,ゐ3は ボ ア ソ ン比 に依 存 す るパ ラ メ ター を 表 す 。(3.37),(3.38)式 よ り、 たH(Ω)は 定 数 で あ り、 たR(Ω)は

Ω に関 す る非 線 形関 数 で あ る こ とが わ か る。 図3.9は 、(3.38)式 の 中括 弧 の 中 の関 数 を Ω に 関 して プ ロ ッ トし

た図 で あ る。 この たH(Ω),娠(Ω)は 、 正 の非 増加 一価 関 数 とい う条 件 を満 た して い る 。

振 動 数 非依 存 型 岡 性 ば ね で 支 持 さ れ た 構 造 物 の 一 次 固 有 周 期 制 約 条 件 下 の 最 適 設 計 理 論 は 、 中村 、 竹 脇

(1985)に よっ て展 開 され 、 閉形 表 現 の解 が 導 か れ て い る。 こ こで は、 振 動 数 依 存 型 剛 性 ば ね で支 持 され た最 適

設 計 の構 造 物 と振 動 数 非 依 存 型 剛 性 ば ね で 支 持 され た最 適 設 計 の 構 造 物 に つ い て、 定 理1お よび 定 理2が 成 立

す る こ とを例 証 す る。 図3.10は 、 中 村 、 竹 脇(1985)の 理論 を用 い てT1ニ1.0(sec)の 下 で 設 計 され た、 振 動 数

非 依 存型 岡 性 ば ね で支 持 され た構 造 物({Aσ ∂={113.8,111.5,107.3,100.9,92.6,82.2,69.8,55.4,39.0,20.5}

(1V/m))と 、 同 じ設 計 を有 し振 動 数 依存 型 剛 性 ば ね で 支 持 さ れ た構 造 物 に つ い て、 固 有 値 方 程 式 を構 成 す る 関

数 を その 固 有 値 に 関 して プ ロ ッ トした 図 で あ る。 図3.10は 、 定 理1,2の 妥 当性 を例 示 し てい る。 た だ し、 ここ

で用 い られ た 、 パ ラ メ タ ー値 は 、 レ=1/3,ρ ニ2.Ox103(た9/m3),鷲 二100(m/5),r。 ニ5.64(m),61=0.5,δ2=

0.8,ゐ3=0,0,moニ90.0×103(たg),m`=30.0×103(たg)(歪=1,_,10),∫Ro=7.5x105(たg・m2),∫Rゴ=

2.5x105(た9・m2)eニ1,_,10),ん`=350.0(cm)({ニ1,...,10)で あ る。 ま た、r`は 全 層 で一 定 と した 。
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3.7結 論

本章では、五章において展開する振動数依存型の複素剛性ばねで支持された勢断型構造物の、レベル1設

計用地震動に対する地震時応答制約設計法の準備 として、振動数依存型の弾性ばねで支持された勇断型構造物

の一次固有周期制約条件下の最適設計理論を展開した。本章において得られた主な成果は以下の通 りである。

(1)

(2)

(3)

(4)

(5)

(6)

(7)

振動数依存型剛性ばねで支持された弾性構造物 と、対応する振動数非依存型剛性ばねで支持さ

れた弾性構造物の一次固有振動数の対応関係を明らかにし、振動数依存型剛性ばねに特別な制約

が課されない場合には、両モデルの一次固有振動数に関する設計空間は必ずしも一対一に対応し

ないことを明らかにした。

振動数依存型剛性ばねが正の非増加一価関数で与えられる場合に成立する二つの定理を新たに

導入し、証明した。第一の定理は、上部構造物の設計が同一の場合には、振動数依存型ばねで支

持された構造物の一次固有振動数と一次固有ベクトルは、対応する振動数非依存型ばねで支持さ

れた構造物のそれらと一致することを示している。また、第二の定理は、第一の定理と対をなす

定理である。

以上の二つの定理により、振動数依存型剛性ばねが正の非増加一価関数で与えられる場合に

は、振動数依存型ばねで支持された構造物と対応する振動数非依存型ばねで支持された構造物の

一次固有振動数に関する設計空間は、一対一に対応することが保証されたことになる。この性質

は、五章の地震時応答制約設計法を展開する際に重要な役割を果たすことになる。

振動数依存型ばねで支持された構造物の一次固有振動数制約条件下の最小重量設計問題を定式

化 した。上記二つの定理により、その問題に対する大域最適性の必要十分条件 として、振動数非

依存型ばねで支持された構造物の一次固有振動数制約条件下の最小重量設計問題に対する最適性

条件を準用できることを示した。

一次固有振動数に対する不等号制約条件下の最小重量設計問題を新たに定式化 し、等号制約条

件下の最適設計解が、不等号制約条件下の最適設計解となり得るための支持ばね剛性の資格条件

を明らかにした。

上記第二の定理は、支持ばね剛性に非増加関数という制約が存在しない場合にも拡張できるこ

とを示し、第三の定理を導入し証明した。

第三の定理により、支持ばね剛性が非増加関数でない場合に対する最小重量設計解を見いだす

理論を展開した。ただし、この場合には、振動数依存型剛性ばねで支持 された構造物と、対応す

る振動数非依存型剛性ばねで支持された構造物の一次固有振動数の対応関係を常に確認する必要

がある。
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四章 振動数非依存型剛性ばねで支持 された建築構造物の

地震時弾性応答制約設計・

本章では、二章において展開 した一次固有周期制約条件下の最適設計理論 における重み係数を地震時応答

調整パ ラメターと見 なすことにより、下部構造(基 礎構造)お よび(あ るいは)上 部構造の設計条件 を的確 に

満足す る設計を見いだす地震i時応答制約設計法 を展 開する。L1節 で も述べたように、建築構造物において一

次固有周期 は、構造物全体 としてのシステム性能を表わす重要な指標の一つであ り、一次固有周期 を制約条件

とする最適設計問題に対する解は、最終的な地震時応答制約設計解 を得るための良好な初期設計解を与 えるの

みならず、閉形表現で得 られる最適設計解は、次の改良解 を得 るための有効な手段 としても利用することが可

能である。

著者 らの新 しい一貫 した設計理論の これまでの展 開は次のように要約 できる。まず中村 と山根(中 村、山

根,1981;NakamuraandYamane,1986)は 、固定基礎を有する弾性勇断型構造物モデルについて、一次固有

周期制約条件下の最適設計理論 と地震時弾性応 答変位制約設計法 を展 開した。次 に、中村恒善 と中村豊(1982,

1986)は 、2軸 偏心 を有する立体弾性勇断型構造 物モデルについて、一次固有周期制約条件下の最適設計理論

と地震時弾性応 答変位制約設計法を展 開した。他方、中村 と竹脇(1981,1983,1985)は 、地盤一杭 一建築構1

造物の動的相互作用 を考慮 した上での建築構造物の合理的な耐震設計法の基礎的研究の一つ として、振動数非

依存型の指定された剛性 を有するばねで弾性支持 された弾性勢断型構造物および弾性建築骨組の、一次固有周

期制約条件下の最適設計理論 を展開 した。さらに、その理論に基づ く地震時弾性応塔 制約設計法を展開 してい

る(中 村、竹脇、1986;NakamuraandTakewaki,1989a)。 地盤 と構造物の動的相互作用 に関する研究のほ

とんど全てがその挙動解析に関するものであったのに対 し、著者 らの理論は強震 レベルの設計用地震動 に対 し

て指定 した平均最大局所応答分布 を示す設計を求める 「直接的な理論」であるといえる。ここでい う 「直接的

な理論」 とは、設計感度解析法等 による膨大な回数の設計変更手続 きによらずに指定 した応答分布を示す構造

物の剛性分布 を求める理論 を意味する。

4-1節 では、本章、五章および八章で地震時応答制約設計法 を展開する際 に採用する設計用地震動 を定義

する。

4-2節 では、指定された弾性 ばねで支持 された勇断型構造物の層間相対変位の平均最大値 を制約す る地震

時応答制約設計法 を展開する。

4-3節 では、杭の応答応力の許容応力に対する比の平均最大値 と、上部勇断型構造物の層問相対変位の平

均最大値の両者 を制約する地震時応答制約設計法を展開する。

44節 では、指定 された弾性 ばね(た だ し水平 と回転の連成項 を含む)で 支持 された勇断型構造物 を、地

盤特性依存型の設計用スペク トルに対 して層間相対変位の平均最大値 を制約 して設計す る、地震時応答制約設

計法 を展 開する。

尚、本章では、杭基礎をモデル化 した弾性支持ばね として振動数非依存型のものを採用するが、振動数依

存型のばねを採用 した場合においても、中村 と竹脇(NakamuraandTakewaki ,1989b)が 導 き証明 した定理

(本論文3.3節)を 用 いてほぼ同様の理論展開が可能である(五 章)。 ただ しその際には、周波数領域での応

答解析が必要 となる。また、 ここでは弾性応塔 を制約する設計法を展開するが、中村 と竹脇(Nakamuraand

Takewaki,1989c)が 固定基礎を有す る骨組に対 して展 開した地震時非弾性応答 制約設計法(8-1 ,2節)を 弾性

*本 章の4 -2,4-3,4-4節 は、それぞれ1-2節 の論文[9],[8],[11]の 一都 に力嘩 しまとめたものである。
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支持された骨組に対 して拡張することにより、非弾性応答を直接的に制約する設計法を展開することも可能で

ある(8-3節)。

41設 計用地震動

[レベ ル1(強 震 時)設 計 用 地 震 動j

本論文では、地震時弾性応答 制約設計法を展開する際の レベル1地 震動(耐 用年限中に一回以上発生する

と予測 される地震動)に 対す る設計用応答スペク トルとして、NewmarkandHall(1982)の 提案するスペク ト

ル と、MostaghelandAhmadi(1979)の 提案する地盤特性依存型スペ クトルを採用する。ここでは、各々のス

ペ クトルの内容について概説する。

Newmark.Hauの 設 計用 応 答 スペ ク トル(NHス ペ ク トル)

NewmarkandHan(1982)の 設計用応答スペク トルは、地動の最大加速度、速度、変位 として201

(㎝/ε2),25(cm/5),18.75(cm)を 設定 し、応答倍率として以下に示すNewmarkandHal1の 提案値を採用する

ことにより求められる。

力日遜渡:3.21-0.68'π(100xん)

避三度:2.31-0,41'π(100× ん)

変位:1.82-0.271π(100× ん)

ここで、 ゐは減衰定数を表す。

M・ ・tagLelandAhmadiの 提 案 す る地 盤 特 性 依 存型 スペ ク トル(MAス ペ ク トル)

MostaghelandAhmadi(1979)の 提案する地盤特性依存型スペク トルは、理論的検討に基づき構 築されて

お り、地盤の卓越周期、地動最大加速度および減衰定数をパラメターとして含 んでいる。また、アメリカにお

ける過去の記録地震波に対す る応答スペク トル との適合性 についても検討 され、十分な適合性を示す ことが実

証されている。その速度応塔 スペク トルは以下のように表現できる。

TT≦既
・5・(T;ん)二 蓉・… 蕩

丁
牲/10≦T≦ 恐/3・5・(T;九)=丑 ・…N蕩

(4.1α 一d)

異 ≦T≦ 乃 ・5・(T・ ・)一 券 ・,…N(1-・ 一… り

・乃 ≦T≦ 恥 …(T・ ・)二 舞 、…N争

ここで、 覧 ～んは以下の量 を表す。またTは 周期 を表す。

乃 二〇.03(s)

乃:60(s)以 上の大 きな値
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処:地 盤の卓越周期

乃=4/処

N-(・+・ ・)～/爾

万二〇.20

燭皿。∫:地 動加速度の最大値

h:減 衰定数

また、乃 ≦T≦ 牲/10,異/3≦T≦ 異,乃 ≦T≦3η の領域では、両対数軸図上('ogT,1095y(T;ん))に お

いて、上記の方法により決定 される端点を直線で補間す るものとする。上記の(41a-d)式 において、(a)は 応

答加速度が地動加速度 と同 じであることを意味 し、(b)は 応答加速度一定領域、(c)は 応答速度一定領域(d)

は応 答変位一定領域であることを各々意味 している。

ここでは、地盤の種類 として3種 類を考え、地盤の卓越周期 異二〇.4(5)(勢 断波速度Kニ200(m/8))、

牲=0.6(ε)(鷲=133(m/ε))、 窺=0.8(8)(玩=100(m/8))の ものを各々、第1、 第2、 第3種 地盤 と呼ぶ。

各々の地盤に対す る0.5,2,5%減 衰時のMostaghelandAhmadi(1979)の 設計用速度応答 スペク トルを図4.1

(a-c)に 示す。地動の最大加速度としては201(cm/ε2)を 採用 した。また、2%減 衰時の加速度応答 スペク トル

を地動加速度の最大値%皿 。3で規準イヒしたものを図4.2に 示す。 図4.2に は、NewmarkandHal1(1982)が

提案する設計用 スペク トルも合わせて示 している。

設 計 用 速 度 応 答 ス ペ ク トル に 適 合 す る 人 工 地 震 波 の 作 成

地 震 時応 答 制 約 設 計 法 の検 証 の 際 に は、 時 刻 歴 応 答解 析 を実 施 す る。 そ の 時 刻 歴 応答 解 析 で用 い る人 工 地

震 波 をSIMQKEプ ログ ラム(Gaspariniandvanmarcke,1976)を 用 い て作 成 した 。

まず 、NewmakandHall(1982)の 設 計 用 速 度応答 ス ペ ク トル に つ い ては 、 減 衰定 数2%に 対 す るNew-

markandHal1の 設 計 用 速 度応塔 ス ペ ク トル を ター ゲ ッ トス ペ ク トル と して 、 各 地 震 波 の 速 度応 答 ス ペ ク トル

値 の平 均 が ター ゲ ッ トス ペ ク トル に等 し くな る よ うにSIMQKEプ ログ ラム を用 い て10波 作 成 した 。 そ の 時 の

タ ーゲ ッ トスペ ク トル の コ ン トロ ー ル点 は次 の6点 で あ る:(T(8),5y(cm/8))=(0.02,0.640),(0,03,0.960),

(0.125,10.96),(0.579,50.75),(3.78,50.75),(5.00,38.41)。 図4.3に は 、 ター ゲ ッ トス ペ ク トル と、 作 成 した 一 つ

の 人 工 地 震 波 の 速 度応答 スペ ク トル を 示 す 。 ま た包 絡線 関 数 と して は、 次 式 で 表 現 され るJennings型 の もの を

採 用 し、位 相 特 性 は一 様 乱 数 を用 い た。

くω=0・2059(オ/3)2(0≦f≦3)

ζω=0・2059(3≦ オ≦12.5)

く(¢)=0.205g・exp[-0.24(f-125)](12.5≦f≦25) (4.2α 一c)

ただ しgは 重力加速度を表わす。また、継続時間は25秒 間とした。

MostaghelandAhmadiの 提案する地盤特性依存型スペ ク トルについては、第1種 、第2種 、第3種 地

盤に対 してそれぞれ減衰定数1.8,1.6,1.3%に 対するMostaghelandAhmadiの 設計用速度応苓 スペク トルを
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タ ー ゲ ッ トス ペ ク トル と し て 、 各 地 震 波 の 速 度 応 塔 ス ペ ク トル 値 の 平 均 が タ ー ゲ ッ トス ペ ク トル に 等 し く な る

よ う にSIMQKEプ ロ グ ラ ム を 用 い て 各 地 盤 に つ い て10波 ず つ 作 成 し た 。 そ の 時 の タ ー ゲ ッ トス ペ ク トル の コ

ン ト ロ ー ル 点 は 次 の5点 で あ る 。

一 種 地盤:(T(5)
,5y(cm/8))=(0.03,0,960),(0.04,4。41),(0.133,14.7)1(0.40,40.3),(10.0,40,3).

二 種 地 盤:(T(8),5y(cm/s))=(0.03,0.960)7(0.06,7。04),(0.20,23.5),(0.60,62.8),(6.67,62.8).

三 種 地 盤:(T(8),5v(cm/8))=(0.03,0,960),(0.08,10.2),(0。267,34.1)1(0.80,87.5),(5.0,87,5).

ま た 包絡 線 瀾 数 と し て は 、(4.2)式 で 表 現 さ れ るJennings型 の も の を 採 用 し、 位 相 特 性 は 一 様 乱 数 を用 い た 。

[レベル2(激 震時)設 計用地震動]

地震時非弾性応塔 制約設計法を展開する際のレベル2地 震動(当 該敷地で発生す る可能性 のある中で最大

の地震動)に 対する設計用応答スペク トルとしては、上記 レベル1設 計用地震動の地動最大値 を各々2倍 に し

たものを採用する。以下では、 レベル2設 計用地震動 としては、 レベル1設 計用地震動の時 と同様 に、New-

markandHaU(1982)の 設計用応答スペ クトルとMostaghelandAhmadi(1979)の 設計用応答スペク トルを採

用 している。その時の、NewmarkandHall(1982)の 設計用応答スペク トルにおける地動の最大加速度、速

度、変位は、各々402(c鵬/52),50(cm/ε),37.5(cm)で あ り、MostaghelandAhmadi(1979)の 設計用応答ス

ペ ク トルにおける地動最大加速度は402(cm/82)で ある。また、設計用速度応答 スペク トルに適合す る人工地

震波を作成する時には、 ターゲッ トスペク トルの コントロール点および包絡 線関数の レベルをレベル1の 時の

各々2倍 にした。

4-2勢 断型構造物

弾性支持された勢断型構造物の一次固有周期制約条件下の最適設計

2-1節 では、一次固有値に関する不等号制約条件および最小剛性制約条件下の最適設計問題を扱った。 こ

こでは、 レベル1設 計用地震動に対する地震時応答制約設計法を展開するための準備 として、一次固有値に関

する等号制約条件下の最適設計問題を簡潔に定式化 し、その解表現のみ示す。

図2.1に 示す ような弾性ばね砺,たRで 支持されたノ層勇断型建築構造物を扱 う。弾性ばねの剛性は、地盤

の性状、基礎の形式等を考慮 して適切に評価 され、前 もって指定 されているもの とする。 ここでは、弾性ばね

は振動数非依存型の ものとして扱 う。下か腕 番 目の床 を第 ゴ床 と呼ぶ。第 σ+1)床 の集中質量およびその重

心 回りの回転慣性は、それぞれ臓,1窟 で、第f層 階高は馬 で指定 されているものとする。 このモデルの床面

集 中質量および回転 慣性は、その床面に隣接するすべての構造部材質量の影響を含んでいるもの とする。 また

最適 化の過程 における構造部材質量の変動量は、原モデルの床面集中質量に比べて無視 できるものとし、設計

変更 に拘 らず、第 σ+1)床 の集中質量および回転慣性は、各々物,∫剛 で変化 しないものとする。

第 ゴ床 と第 σ+1)床 の相対変位に関する第 ぽ層の構造要素の剛性 を醜 で表す。 ここでは、 傷 の集合{厨

を設計変数 とし、ベク トルkで 表す。質量行列M、 および弾性ばね係数 た仏 たRが 指定 された、弾性支持勢断

型建築構造物の非減衰一次固有円振動数および一次固有値は、kの 関数である。従 って、それぞれ ω1(k),

Ω1(k)と 表示する。 さらに、構造要素の評価関数(全 コス ト)は 次式で表現で きるものとする。

ω=bTk (4,3)
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ここで・bT={β 蜜… β多}で あり・ 盈 は 島 に重み付けされる重み係数(コ ス ト係数)の 平方根を表す・

まず第一に、次の ような最適設計問題を考える。

【問題ODSBAl

b,M,たH,碗 の指定 された弾性支持勢断型建築構造物について、次式で表 される非

減衰一次固有値制約条件下で、(4.3)式 で表 されるω を最小にするkを 見 いだせ。

仏(・)一 響 ザ囮k嶽 刷]φ=窺(4・)

ここで、 Ω。,KB(k),KF(た ∬,たR),φは指定一次固有値、上部勇断型構造物 に関す る剛性行列、弾性支持ばね

に関する剛性行列、任意のモー ドベク トルを表す。

この問題に対す る大域最適性の必要十分条件および閉形表現の解は、中村、竹脇(1985)に より既 に導かれ

ている。ここでは、後の地震時応答制約設計法の定式化の準備 として、その解表現のみ示す。 第ゴ層 の層問剛

性は次のように表現できる。

・・二繧 臓(ユσ声+◎ 協+Σ β・

鳶=1)
(4.5)

ここで、 σ》,0》 は次の量を表す。

σ満=

ま た、D1～D5は 以 下 の 量 で あ る。

D2D5-D3D4

D、D4-D董

D2D3-1)1D5

,0》=D
、D4-P8

防一書一 鵠 坊一書鴫 塊一書穐シ

瓦一書η晒 か 釜 熊 か 瓦シ

(4.6)

(4.7)

レベ ル1設 計 用 地 震 外 乱 下 に お け る最 大 層 間相 対 変 位 応 答 制 約 設 計 法

上記の一次固有周期制約条件下の最適設計問題における重み係数 を地震時応答調整パラメターと見なすこ

とにより、問題ODSBAに 対する解公式 を用いた地震時応答制約設計法を展 開する。

ここでは、図2.1に 示す勇断型建 築構造物が、弾性支持ばねの他 に、 さらに地盤の減衰 を代表す るダッ

シュポ ットにより支持されている場合 を扱 う。減衰係数CH,CRは 、弾性ばね と同様 に地盤の性状、基礎の形

式等を考慮 して適切 に評価 され、前 もって指定 されているもの とし、 ここでは振動数非依存型の ものとして扱

う。 ここで扱 うモデルは、上部構造物 とは独立に指定される地盤の減衰係数 射,CRの 存在 により、一般 には

classicahormalmodesに 分解することはで きない。 しか しながら、近似的手法 を用いることにより、連成系

としてのモー ド減衰定数を評価することは可能である。 ここでは、モー ド分解 を行 う過程 において非対角項を

無視することにより、連成系のモー ド減衰定数 ゐ(7)を評価する(た とえばThomson,CalkiIlsandCaravani,

1974)。
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設計用変位応答スペク トル5P(T;ん)が 、弾性支持勇断型建築構造物 に対 して与えられたならば、第ゴ床

と第(ゴ+1)床 のロッキング成分 を含 まない層間相対変位6ゴ(の=制 」① 一uゴー1(のの最大値は、モーダル応答 の

SRSS評 価により次のように評価できる。

6ゴmα 躍= 童{・ ω(Φy)一 Φ121)・ 。(界、・ω)}2
r=1

(4.8)

ここで、 レ(「),Φ!「)はr次の刺激係数およびr次 の固有ベク トルの第ゴ成分 を表 し、1V,写 はそれぞれSRSS

評価の採用次数および丁次の固有周期 を表す。 また、固有ベク トル Φ(「)の成分は、図2、1に おける一般化座標

{u1(孟),...,u∫④,吻(オ),θFω}に 対応する。(4.8)式 の右辺は、層間剛性集合kの みの関数と見なすことがで

きる。また、層聞剛性を(4.5)式 で表わすことにすれば、結局(4.8)式 の右辺はΩ。とbの みの関数 と見 なす こ

とが可能である。

ここで、(4.8)式 で喪現される平均最大層間相対変位が指定値 となる時の層間剛性集合kを 求める次のよ

うな問題 を考える。

【問題RCDSB1

固有周期 に関 して非減少関数で表現 される変位応答 スペク トル(NHス ペ ク トル)

を有す る設計用地震外乱(レ ベル1)を 受ける質量行列Mお よびた払 たR,cπ,CRの

指定 された弾性支持勇断型建築構造物 について、次式で与えられる層 間相対変位の

最大値分布 を示す島,b,kの 集合を見いだせ。

δゴmo∫(T』,b)ニ6(ゴ=1,2,..,∫) (4.9)

この問題の解法 を構成するに際 して、b=1の 条件 下での[問 題ODSBA]の 解岡性 を有する構造物 を

ODSBA1構 造物 と呼び、[問 題RCDSB}の 解剛性 を有する構造物 をRCDSB構 造 物 と呼ぶ。設計用応答スペ

ク トルとして、NewmarkandHallの 提案 しているスペク トル(4-1節 参照)を 採用 した時の数値解析の結

果、ODSBA1構 造物のδ1m。。は、同一の一次固有周期 を有するRCDSB構 造物の δ1m。。の よい近似 になっ

ていることが明らかとなった。 この特性を利用 して[問 題RcDsBlの 解 を求めるには、(i)oDsBA1構 造物 の

δ1⑳。。が指定値万となる時の一次固有周期%を 求め、(ii)そ の後に一次固有周期%を 有するRCDSB構 造物

の層問剛性分布を見 いだせばよい。

(i)の操作を合理的に行 うには、全モー ドを考慮 した時のODSBA1構 造物の δ1瓜。諺の中で一次モー ド成

分の占める割合 を算出 し、一次モー ドのみを対象 として一次固有周期%を 見いだせばよい。(4.8)式 の中で、

〃(1)(Φ11)一 Φ11))は 銑 の 関 数 と見 なす こ とが可 能 で あ り、5D(処;ん(1))も 、 ん(1)を 男 の 関 数 と見 な せ ば、

処 の み の 関 数 と な る。 数 値 検 討 の結 果 、 レ(1)(Φ11LΦ11))一 Ω1関 係 は 線 形 近似 が 可 能 で あ り、 ん(1)一 Ω1関

係は2次 関数近似が可能であることがわかるが、ここではその陽な表現を示すことは省略する。

次に(ii)の 操作においては、NakamuraandYamane(1986)が 基礎固定の場合について示 した手法 と同様

の手法を適用 し、bを 変化 させることにより指定値5と なる剛性分布 を見いだす。

この操作 を通 じて得 られた設計を 「スペク トル適合変位制約設計」 と呼び、本設計法をスペク トル適合変

位制約設計法 と呼ぶ。
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例題

前節で提示 したスペク トル適合変位制約設計法を用いた10,15,20層 勇断型建築構造物の例題を示す。設計

用変位応塔 スペク トルとしては、4-1節 のNewmarkandHall(1982)の スペク トルを採用する。地盤の弾性ば

ね係数 として、 たH=4.36×102(foη ∫/cm),たR=2.37×108(foπ ∫・cm/rαd)を 仮定 した。 また・スウェイ

に関する減衰定数は、10,15,20層 に対 してそれぞれ35%,30%,26%を 仮定 し、 ロッキングに関す る減衰定数

は、それぞれ2%,1%,1%を 仮定 した。減衰行列は、上部構造物 に対 する減衰行列 と、地盤 におけるダッシュ

ポットの減衰係数を重ね合わせたものとした。また、上部構造物 の減衰行列は、基礎固定時の一次の減衰定数

を2%と して剛性比例型の ものを採用 した。各層床質量は、 πlo=75.0@η),m1～m∫=45。0(オoη)・ 各層床

の回転 慣性は、IRo=4.0×106@η.cm2),1R1～IR∫=2.4×106(foη.cm2)で ある。階高は等階高 とし、

ん1～ 侮=350.0(cm)と する。

図4,4に 、10,15,20層 の弾性支持勢断型建築構造物について、 ロッキング成分 を含まない層問相対変位の

最大値の指定値 を万=1,0,1.5,2.0,2,5c襯 とした時の層勢断力係数分布 および層間剛性分布を示す。 また・図

4,5に は、各々の設計についてSRSS評 価 した時のロッキング成分を含 まない層 問相対変位の最大値分布6ゴm。。

と、ロッキング成分を含む層 間相対変位の最大値分布(6ゴ+θFん ゴ)m。τを示す。

次 に、スペク トル適合変位制約設計の剛性を有する弾性支持勇断型建築構造物 は、スペク トルに適合す る

ように作成 した人工地震波に対 して、指定 された応答 を示す ことを例証するために、3個 のモデルについて時

刻歴応答解析 を実施 した。10個 の異なる人工地震波 を、SIMQKEプ ログラム(GaspariniandVanmarcke,

1976)を 用いて作成 した(4-1節 参照)。

図4.5に 、3ニ1。5cmの 下で設計 した10,15,20層 の3個 の勇断型建築構造物に、上記の ようにして作成

した10個 の人工地震波を入力 し、Newmark.β 法(β=1/4)を 用いて時刻歴解析 した時の最大層間相対変

位の平均値 を○ で示す。図4.5よ り、10,15,20層 のすべてについて、応塔値 は指定値 を少 し上回っているもの

の、かな りよく一致 していることがわかる。

次に、スペク トル適合変位制約設計の剛性 を有する弾性支持勇断型建築構造物の、記録地震波に対する応

答特性を調べるために、ELCENTRONS1940とTAFTEW1952の2つ の地震波 を最大加速度201galに

規準化 して入力 し、時刻歴応答 解析を行った。その時のロッキング成分 を含 まない層間相対変位の最大値の分

布 を図4.6に 示す。図4.6よ り、20層 のモデルのELCENTRONS1940波 に対す る応答を除いて、かな り一

様 な応答を示すことがわかる。

本論文では、地盤のばねおよびダッシュポットとして振動数非依存型のものを採用 したが、地盤のばね剛

性および指定応答 レベルが決まれば、一次固有周期 の略算値が得られるため、その一次固有周期に基づ き地盤

のばね剛性およびダッシュポッ トの減衰係数 を求め直せば、実質的に振動数依存型 としての近似 的取 り扱いも

可能である。

4-3勇 断型構 造物 一杭 系

2-2節 でも述べたように、杭基礎を有する建築構造物のこれまでの構造設計では、上部構造物 と杭基礎を

各々独立に扱う手順が多 くの場合に採用されてきた。しかし、このような設計法では、上部構造物と杭基礎の

剛甑 び厳 のバランスを十分に考慮 し、儲 設計者の意図を反映させた構造設計を実施することは、かなり

の経験を積むか、多数回の繰り返し修正を行わない限り極めて困難なように思われる。
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2-2節 では、杭剛性 をも設計変数 として含む弾性支持 された弾性勢断型構造物の一次固有周期制約条件下

の最適設計理論が展 開された。 ここではその理論 に基づ き、最適設計理論 における重み係数 を地震時応答調整

パラメター と見 なすことによ り、勢断型構造物においては層間相対変位の平均 最大値を、また杭 においては最

大応答応力度(垂 直応力度お よび勢断応力度)の 対応する許容応力度に対する比の平均最大値 を直接的に制約

する地震時応答制約設計法 を展開する。本設計法により、杭基礎 と上部構造物の剛性あるいは弾性限強度に対

する余裕率を直接的に指定 した設計法の展開が実現可能となる。

尚、本節では杭基礎 を弾性支持ばねとしてモデル化 した場合 を扱 っているが、本理論には次のような二つ

の意義が存在す る。第一に、著者 らが採用 しているモデルは、構造設計の実務 において現在採用 されているモ

デルに相当するものであ り、本理論は実際上有用な設計法を提示 している。第二に、本理論 の成果は、多 くの

一層精度の高い建築物一杭系モデル(た とえば、WolfandArx,1978;Cakmaketal.,1982;WaasandHart-

mann,1984;日 本建築学会、1987)に 対 して同様の理論 を構成する時のガイ ドラインとしての役割を果 たす も

のと考えられる。たとえば、 ここでは、弾性支持ばねとして振動数非依存型のものを採用するが、振動数依存

型のばねを採用 した場合 においても、中村 と竹脇(NakamuraandTakewaki,1989b)が 導 き証明 した定理 を

用いてほぼ同様の理論展開が可能である。ただしその際には、周波数領域での応答解 析が必要 となる。また、

ここでは弾性応塔 を制約する設計法を展開するが、中村 と竹脇(NakamuraandTakewaki,1989c)が 固定基

礎 を有する骨組 に対 して展開 した地震時非弾性応 答制約設計法を、弾性支持された骨組 に対 して拡張すること

により、非弾性応若 を直接的に制約する設計法を展開することも可能である。

2-2節 で誘導 した一次固有周期制約条件下の最適設計解は、最適性条件(2.64,65)式 か ら解釈 して、一次固

有周期、一次固有モー ド指定設計解と見なすことができる。その最適設計解 を利用 した地震時弾性応答 制約設

計法は、基礎個 定時の場合(NakamuraandYamane,1986)や 弾性支持ばね剛性が指定 された場合(中 村、竹

脇、1986;NakamuraandTakewaki,1989a)と 同様に、最適設計問題における重み係数を地震時応答調整パ

ラメターとして扱 うことにより展開することがで きる。尚、その結果 として求められる地震時応答制約設計構

造物一杭系の層 間剛性および杭断面積を、2-2節 の最適設計問題における評価関数に代入することにより、地

震時応答制約設計 として求め られる構造物 一杭系の重み付 き重量和 を最適設計理論の枠組内の尺度で再評価す

ることも可能である。

地震時応答制約設計法における応答制約量

本節では応答制約量として弾性勇断型構造物においてはロッキングによる成分を含まない層間相対変位

(以下では単に層間相対変位と呼ぶ)の 最大値{乙}を 、また杭部分においては応答応力度の許容応力度に対す

る比(以 下では単に応力度比と呼ぶ)の 最大値を採用する。通常の杭の設計では、杭の許容応力度に対する検

討以外に、地盤の許容支持力及び引抜力に対す る検討も必要となるが、ここでは基本的な設計解を導くことを

目的として地盤の許容支持力及粥1抜 力に関する条件は満足 されているものとして扱う。必要ならば、これら

の設計条件を組み込むことも可能である。また、杭の応力度比の最大値(最 大応力度比)γを次式で定義する。

7ニmαz撮 大圧縮応力/許 容圧縮応力,

最大引張応力/許 容引張応力,

最大勇断応力/許 容勢断応力}
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地震 時応答 の最大値 の評価 法

勢断型構造物の減衰行列は、基礎固定時の一次の減衰定数を指定した初期剛性比例型のものを採用する。

スウェイばねおよびロッキングばねに対応する減衰としては、スウェイおよびロッキングに関する減衰定数を

指定する。本論文では、連成系の減衰行列 として、上述の基礎固定時の勇断型構造物の減衰行列に、指定減衰

定数より求められるスウェイ及びロッキングの減衰係数を重ね合わせたものを採用する。従って、本モデルは

非比例減衰系となるため、一般には古典的基準座標を用いたモー ド分解を行なうことが不可能である。ここで

は、モード分解 を行う過程において、非対角項を無視するという近似的手法を用いることにより連成系のア次

減衰定数九(りを次式により評価する。

ん(・);」 一ΦωTcΦ(「)(4.11)2
ω7Φ(r)TMΦ(プ)

ここで、ω,,Φω,M,Cは 、それぞれ連成系のr次 非減衰固有円振動数 連成系のr次 非減衰固有ベ クトル,

連成系の質量行列および減衰行列 を表わす。 この手法は、非比例減衰系 を扱った初期の段階の研究(た とえば

Thomson,CalkinsandCaravani,1974)に おいて用いられた手法である。本手法を用いた場合の近似度につ

いては、時刻歴応答解析結果および複素固有値解析結果 との比較を通 じて明 らかにする。

この減衰定数を用いて、勢断型構造物の地震時最大層問相対変位、および杭の最大応力度比を算出するた

めの杭頭最大軸力,最 大勇断力,最 大曲げモーメン トをSRSS評 価法 によ り求める。従来のSRSS評 価法の代

わ りに、複素固有値解析に基づ く各次モー ド間の連成 を考慮 した改良型SRSS法(Singh,1980)を 用いること

も可能であるが、以下で示す例題においては、それによる評価値 と従来のSRSS法 による評価値 との間には、

あまり顕著な差が生 じなかったため、 ここでは従来のSRSS法 を用いることにした。

地震時応答制約設計問題

ここでは、2-2節 と同様 に、k={ゐ1_勺.4p}を 設計変数として扱 う。 この連成系 を、指定 された設

計用応 答スペク トルに適合する多数の人工地震波群(レ ベル1)に 対するその平均最大応塔 量の分布が、指定

された分布 となるように設計 しようとする。そこで次の ような問題を考える。

【問題RCDBP】

NHス ペク トルで代表される設計用人工地震動群(レ ベル1)に 対する平均最大層

間相対変位δゴが、制約条件

δゴ=6」(ゴ=1,_,∫)

を満たし、かつ杭の平均最大応力度比 γが制約条件

(4,12)

つ!=ヲア(4。13)

を満足するような設計kニ{た1_朽.4p}を 求めよ。

ここで、6ゴ,7は 、 それぞれ第ゴ層 最大層問相対変位 の指定値お よび杭 の最大応力度比 の指定値 を表わす。

(4.12),(4.13)式 における6ゴおよび7は 、設計変数kの 関数 と見 なすことが可能である。また、2-2節 におけ

る設計解公式を用いてkを 表現すれば、6ゴお よび7は 、Ω、,β」σ=1,...,ノ),βoの 関数 と見 なす ことも可能

である。
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地震時応答制約設計を求める手順

[問題RCDBP】 の解法手順 を以下に示す。

(1)一 次固有値の決i定

【SLepA-1]重 み係 数 の 平 方 根 と して β11)=1.0σ=1,...,∫),β11)=α(あ る適 当 な正 の 定数)を 採

用する。

【StepA-2】}2節 の設計解公式を用いて設計解 を求め、SRSS評 価法 により第一層の最大層問相対変

位 を求める。

[StepA-3]StepA-2で 求められる第一層 の最大層間相対変位が指定値51と なる一次固有値 を求め

る。

(2)平 均最大層間相対変位の制約手順

[StepB-1】StepAで 求めた一次固有値の下で、βIP1),βIP2)に対応する設計解 を求め、SRSS評 価法

により各層の最大層間相対変位61P1)を 求める。

[StepB-2】 新 しい重み係数の平方根 を次式により求める。

(β!'1+1))ニ(瓦/δIP1))(瑳P'))(4.14)

【StepB-3】 βlP1+1)を 新 しい重 み係 数 の 平方 根 と してStepB-1に 戻 る。

ただし、p1,p2は 繰 り返 し回数を表わす。StepA-2～B-3の 操作 を所要の精度が満たされるまで繰 り返

す。

(3)杭 の平均最大応力度比の制駒手順

[StepC-1]StepBで の最終の雄1),βIP2)に 対応する設計解 を求め、SRSS評 価法により杭の最大応

力度比 γ(P2)を求める。

[StepC-2]新 しい杭の重み係数の平方根を次式により求める。

(β1'2+1))二 励(・2))・(βIP2))(4.15)

[Step(》3]β 『2+1)を 新 しい 重 み係 数 の 平 方 根 と してStepAお よびStepBの 操 作 を行 っ た後 、Step

G1に 戻る。

ただし、ηは正の定数を表わす。

以上の操作を所要の精度が満たされるまで繰 り返す。その結果、最大層間相対変位と杭の最大応力度比が

それぞれ指定値に制約された設計解が求められる。

地震時応答制約設計の例題

前節の設計法 を用いて設計 した、場所打 ちコンクリー ト杭によ り支持 された3,10,20層 勇断型構造物の例

題 を示す。本節の目的は、 「(i)前節 の設計法の妥当性 を例証すること」および 「(ii)本設計法を用いて設計 し

た種々の勇断型構造物 一杭系の有する特性 を明 らかにすること」の二つである。設計用応答スペク トルとして

NewmarkandHal1の 提案するスペク トル(レ ベル1)(4-1節)を 採用 し、地動の最大加速度,速 度,変 位

として201(cm/ε2),25(cm/5),18.75(cm)を 設定する。杭周面地盤の平均N値 を5程 度,杭 先端付近の地盤の

平均N値 を40程 度 と想定 し、各杭の水平方向 ばね係数および鉛直方向ばね係数を 「道路橋示方書 ・同解説」
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(日本道路協会、1980)に より算出する。 また、基礎固定時の一次の減衰定数 を2.0(%),ス ウェイに関する

減衰定数を10・0(%),ロ ッキングに関する減衰定数を0(%)と する。名層スラブ質量はmoニ900(¢oη),祝1～

m∫=300@π),各 層床 の回転1貫性はIRo=3.675×107@π.cm2),IR1～1R∫=1.225x107@η ・cm2)、 階

高はh1～ 勺=350(cm)、 杭長は40(m)と する。 また、 品 二350(cm)(f・rallの とする。

3層,10層,20層 モデルについて勇断型構造物の層 間棚 寸変位の最大値の指定値(全 層一定)を5=

0.5,1.0,1.5,2.0,2.5(cm),杭 の応力度比の最大値の指定値 を7=0.6,0.7,0.8,0.9,1.0と した計25通 りにつ

いて設計解 を求めた(図4.7)。 この ような数値を採用したのは、一般に、杭 の最大応力度 比の指定値が大きい

程、下部構造が柔であ り、勇断型構造物の最大層間相対変位の指定値が大 きい程、上部構造物が柔であると考

え られるため、両者の剛性の比率を種々変化させた時の設計解の変動を調べるためである。

場所打ちコンクリー ト杭の応力度検定は、 「地震力 に対 する建築物の基礎 の設計指針」(日 本建築セ ン

ター、1984)に 基づ き行 う。ただし、 ここでは簡単のために曲げに関する応力度検定は、杭断面の圧縮側の コ

ンクリー トの縁応力 に対 して行い、鉄筋比は適切に与えられるものとする。コンクリー トのヤング係数 は、 コ

ンクリー トの設計基準強度 を凡=210(如 ∫/cm2)と して 「鉄筋コンクリー ト構造計算規準 ・同解説」(日 本

建築学会、1982)に 従って求めた。尚、杭 の本数は、求められた杭径がほほ実際に使用 されている杭径 になる

ように名層 数例題 ごとに適切に指定 し、3,10,20層 モデルのそれぞれに対 して、柱一本当 り1,1,2本 とした。

ここでは、図4.7に ●印で示 したように、最大応力度 比の指定値 を7=0.8で 一定に保ち、最大層間相対

変位の指定値を6=0.5,1,0,1.5,2.0,2.5(cm)と 変化させた場合(CASEI)と 、層 間相対変位の指定値 をδ=

1.5(c凧)で 一定に保ち、最大応力度比の指定値 を7=o.6,0.7,0.8,0.9,1.oと 変化させた場合(cAsEII)の 設

計例を示す。

図4.8(α)～(c)の 実線は、CASEIの 場合(た だ し万=1.0,1.5,2.0(cm)の 場合のみ)の3層,10層,

20層 構造物の層間剛性分布 を表わしている。また、図4.8(α)～(c)に は、NakamuraandYamane(1986)が

基礎固定の場合について展 開した理論を用いて、層間相対変位の指定値が5=1.0,1.5,2。0(cm)と なるように

設計 したときの層間剛性分布が破線で示 してある。図4.8よ り、10,20層 構造物では、同一の最大層 問相対変

位 を示す設計については、基礎固定モデルの方が連成系モデルよりも大 きな層 間剛性 を必要 とするのに対 し、

3層 構造物では逆に、連成系モデルの方が基礎固定モデル よりも大 きな層問剛性 を必要 とすることがわかる。

このことは次のように説明で きる。SRSS評 価法により層間相対変位の平均最大値を評価する際には、変位応

答スペク トルと刺激モー ドベク トルにおける層 問相対変位成分が影響する。変位応苓 スペク トルには固有周期

と減衰定数が関係するが、同一の万を与える設計については、連成系モデルの一次固有周期 に対応する変位応

答スペク トル値 は、基礎固定モデルのそれ よりも大きくなる。一方、一次の刺激モー ドベク トルにおける層間

相対変位成分は、ロ ヅキングおよびス ウェイの影響により連成系モデルの方が基礎固定モデル よりも小さ くな

る。特に高層構造物では、ロッキングの影響が大 きくなるため後者の影響が顕著 となる。これら二つの要因に

よる影響の大小関係 により、低層構造物では連成系モデルの方が、高層構造物では基礎固定モデルの方がより

大 きな層間剛性を必要 とすることになる。

また、CASEIの 場合の杭径は、3層 モデルでは91～106cm、10層 モデルでは105～167cm、20層

モデルでは68～138cmと なった。

図4.9は 、連成系モデル、連成系モデルについて得 られた設計 を有する構造物 の基礎固定時、お よび基礎

固定モデル(NakamuraandYamane,1986)の 一次固有周期 を、指定最大層問相対変位に対 してプロッ トし

た図を示す。図4.9は 、図4,8に おける連成系モデルおよび基礎固定モデルの層 問剛性分布の大小関係 を詳細

に表わしている。

一61一



図4.10は 、CASEIの 場 合 の連 成 系 モ デ ル の一 次 の減 衰 定 数 を指 定 最 大 層 間 相 対 変 位 に対 して プ ロ ッ ト

し た 図 で あ る。3層 モ デ ル で は、 万=2.5(cm)の 場 合 を除 いて 基 礎 固 定 時 の 一 次 の 減 衰 定 数0.02よ り も大

き くな って い るの に対 し、10,20層 モ デ ル で は0.02よ りも小 さ くな って い る。 ま た 、 図4.11は 支 持 ば ね 剛 性

ゐH,たRを 万 に対 して プ ロ ッ トした 図 で あ る。 図4.11よ り、10,20層 モ デル の たH,たRは 万 を大 き くす る程 小 さ

くな るが 、3層 モ デ ル で は ほ ぼ一 定 の値 とな る こ とが わ か る。

一 方 、 図4.12(α)～(c)は 、CASEIIの 場 合 の3層,10層,20層 構 造 物 の 層 問 剛 性 分 布 を表 わ して い る。

図 よ り、 最 大 層 問相 対 変 位 の指 定 値 一 定 の 下 で は、 最 大 応 力 度 比 の 指 定 値 を変 動 させ て も、 勇 断 型 構 造 物 の 層

間 剛性 分 布 は ほ とん ど変 化 し な い こ とが わ か る。 この 事 実 は、 図4.13の 基 礎 固 定 時 の 一 次 固 有 周 期 が ほ とん ど

変 動 しな い こ とか ら も理 解 で き る。 それ に対 し、 た仏 板 は 〒 を大 き くす る程 小 さ くな る(図4.14)。 以 上 の

こ とは、 換 言 す れ ば 、 勢 断 型 構 造 物 の層 間 剛 性 分 布 が 同 一 で あ れ ば 、 ス ウ ェイ 、 ロ ッキ ング ば ね 剛 性 が 少 し変

動 して も層 間 相 対 変 位 の最 大 値 に は あ ま り影 響 が な い が 、 杭 の 最 大 応 力 度 比 に は大 き く影 響 す る こ と を示 して

い る。

ま た 、CASEIIの 場 合 の 杭 径 は、3層 モ デ ル で は95～121cm、10層 モ デル で は111～144cm、20層

モ デル で は92～120cmと な っ た。

図4.15の 実 線 は 、CASEIの 場 合 の連 成 系 の一 次 固 有 周 期 一ベ ー ス シ ヤ ー係 数 関係 を示 して い る。 ま た、

図4.15に は、 基 礎 固 定 モ デル(NakamuraandYamane,1986)の 場 合 の一 次 固有 周 期 一 べ 一 ス シ ヤ ー係 数 関

係 が 破 線 で 示 して あ る。 図4.15は 、3層 の 場 合 に お い て ベ ー ス シ ヤ ー 係 数 に 上 限 値 が 存 在 す る こ とを示 唆 し

て い る。 この 性 質 は次 の よ うに説 明 で き る。 ベ ー ス シヤ ー(2BはSRSS評 価 法 に よ り次 の よ うに表 現 で き る。

砺 一 書 卜 僻 ω){3Σm・ ・ωΦ穿)
ゐ=1}]2(416)

こ こで 、5A(T;ん),シ(「)Φ 廻 は それ ぞ れ加 速 度 応 答 ス ペ ク トル お よ びr次 の 刺 激 モ ー ドベ ク トル の第 た成 分 を

表 わ す 。CASEIの 場 合 に お い て 、最 大 層 間 相 対 変 位 の指 定 値6が 大 き く な る と、 図4.9か ら明 ら か な よ う

に連 成 系 の一 次 固 有 周 期 は 大 き くな る。 この 時 、 一 次 の 減 衰 定 数 は 、 図4.10か ら もわ か る よ う に 万 の増 加 に

と も な い 小 さ くな る た め、 応 答 倍 率 は 大 き くな る。 こ の一 次 固 有 周 期 と応 答 倍 率 の 変 動 に と も な い 、5=

0.5,1.0,1.5,2.0,2.5(cm)の 各 設 計 に対 応 す る一 次 の固 有 周 期 に対 す る加 速 度 応 答 スペ ク トル 値 は、475 ,521,

540,505,424(cm/52)の よ う に上 限 値 を有 す る分 布 とな る。 二 次 、 三 次 固 有 周 期 に 対 す る加 速 度 応 答 ス ペ ク

トル 値 は 表4.1に 示 され て い る。 ま た、 図4.16の 刺 激 モ ー ドベ ク トル 図 お よ び 表4.1か ら明 らか な よ うに、

(4.16)式 中の{1Σ 濯1臓 〃(りΦ穿)1}の値は、一次においては万の値に関 して単調減少であるが、二次 において

は必 ず し もそ うで は な い。 これ らの 諸 事 情 に起 因 して 、 ベ ー ス シ ヤ ー(2Bは 連 成 系 の 一 次 固 有 周 期 に関 して 上

限 値 を有 す る性 質 を示 す 。

尚 、CASEIの 場 合 にお いて 、 杭 の設 計 条 件 の 中で 最 もcriticalな 条 件 は、 万=0 .5,1.0,1.5,2.0,2,5(Cη τ)

の 各 設 計 につ いて 、3層 で は す べ て 勇 断 応 力 、10,20層 で はす べ て 垂 直 応 力 に 関 す る条 件 で あ る。

時刻歴応答解析による検証

本設計法を用いて設計した勇断型構造物一杭系が、指定した平均最大応答値を示すことを例証するため

に、人工地震波による時刻歴応答解析を実施した。
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人 工 地 震 波 は 、 減 衰 定 数2%に 対 す るNewmarkandHallの 設 計 用 速 度 応 答 ス ペ ク トル を タ ー ゲ ッ トス

ペ ク トル と して 各 地 震 波 の速 度 応 答 ス ペ ク トル値 の 平均 が タ ーゲ ッ トス ペ ク トル に等 し くな る よ うにSIMQI〈E

プ ログ ラム(Ga8pariniandVanmarcke,1976)を 用 い て10波 作 成 した(4-1節)。

解 析 モ デ ル と して は 図2.1の モ デル に ダ ッシ ュ ポ ッ トを付 加 し た モ デ ル を用 い 、 上 部 勇 断 型 構 造 物 に関 す

る減 衰 行 列 は 、 基 礎 固 定 時 の減 衰 定 数 を2%と す る剛 性 比 例 型 減 衰 行 列 を採 用 した 。 一 方 、 ス ウ ェ イ の 減 衰 係

数 は ス ウ ェイ に関 す る減 衰 定 数 が10%で あ る こ とか ら算 出 した。 系全 体 の 減 衰 行 列 と して は上 記 の各 々 を重 ね

合 わ せ た もの を採 用 した 。数 値 積 分 は、Newmark一 β法(β=0.25)を 用 い、 演 算 は モ ー ド分 解 を行 わ な い行 列

の形 の ま ま で 実 施 した。

図4.17は 、CASEIIの(「7=0.6,万=1.5cm),(7=0.8,6=1.5cm),(7=1.0,6=1.5cm)の3個 の 設

計 の上 記10波 の地 震 波 に対 す る最 大 層 問相 対 変 位 の平 均 値 分 布 お よ び平 均 値 ± 標 準 偏 差 値 分 布 を示 す 。 図 よ

り、 平 均 最 大 値 は指 定 値5=L5(cm)を 少 し上 回 っ て い る もの の 、 か な り精 度 よ く指 定 した 応 答 を呈 して い る

とい え る。 一 方 、杭 の 最 大 応 力度 比 の 平 均 値 は、(7=0.6,万=1.5cm)の 場 合0,615、(7=0,8,6=1.5cm)

の 場 合0.810、(7=1.0,万=1.5cm)の 場 合1,02で あ り、 精 度 よ く指 定 し た応 答 を示 して い る。 ま た ・ 標 準 偏

差 は各 々の 場 合 につ い て 、 それ ぞ れ0.203,0.221,0.250で あ っ た。 さ ら に、 人 工 地 震 波 の数(10波)の 妥 当 性

を例 証 す る ため に、15波 を採 用 した時 の応 答 解 析 を実 施 した と ころ、10波 に対 す る結 果 との差 は、 平 均 最 大

値 にお いて 最 大3%で あ っ た。

次 に、 本 設 計 法 で採 用 した各 次 減 衰 定 数 の評 価 法 の妥 当 性 を検 証 す る た め に 、 複 素 固有 値 解 析 に よ る減 衰

定 数 との 比 較 を行 った。 表4.2は 、(7=0.6,6=1.5cm),(〒=0.8,6=1。5cm),(7=1,0,6=1・5cm)の

3個 の場 合 の上 記 値 の比 較 を示 す 。 表4,2よ り、 本 設 計 法 で採 用 し た評 価 法 に よ る減 衰 定 数 は 、 複 素 固 有 値 解 析

に よ る減 衰 定 数 とか な りよ く一 致 す る こ とが確 認 され た。

4-4地 盤特性依存型スペク トルに対する

勢断型構造物の設計

杭剛性の弾性支持ばねへの置換

ここで は弾性勇断型構造物が杭支持 されている場合を扱 う。杭 は面内にも面外 にも剛な基礎版で連結され

ているものとし、杭頭の水平移動および回転に関する剛性は、NovakandSharnouby(1983)の 方法によ り振

動数非依存型の もの として算出され るものとす る。 この剛性 は弾性波動論に基づき算出された もので あり、前

節の静的な剛性評価 に比ぺて動的な効果が考慮 されている。第 ピ杭の杭頭 における水平、鉛直、回転に関す る

剛性を た.`,た、ぼ,鮎 で表わし、水平 と回転の連成項を 隔 で表わせぱ、基礎版の水平移動および回転 に関す る剛

性行列は次のように表現できる。

「Σ⊃た翻 Σ⊃たcゴΣ⊃たcゴΣ⊃(たφぎ十た彦ゴτ急)]一[鎮 灘1(417)

ここで、 Σ は杭全体 に関す る総和 を意味 し、 編 はロッキング回転軸か ら第 ぎ杭位置までの水平距離 を表わ

す。また、杭頭は基礎版に固定されているものとする。
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3

SA(T;h)(c・ ノsと) Σ ジ 〔口 φ1(の

kニ1

1次 2次 3次 1次 2次 3次

一

δ=0.5c自 475 339 395 3.39 0,259 0,107

LO 521 337 367 3.20 0,079 0,236

1.5 540 356 340 3.06 0,331 0,324

2.0 505 383 320 2.96 0,461 0,307

2.5 424 405 316 2.88 0,481 0,164

表4.1弾 性支持 された3層 勇断型構造物に対する加速度応答 スペ クトル値

と刺激 モー ドベ ク トルの成分和(最 大応力度比 γ=0,8)

[
hl:本論文で用いた方法による第i次減衰定数

hド:複素固有値解析による第i次減衰定数

一
δ=1.5c量

}
δ=1.5c轟

一
δ=1.5㎝

一 一 一

γ=0.6 γ ニ0.8 γ=1.0

i hl hド hl hl' hl hl'

1 0.Ol388 0.Ol388 0.Ol287 0.01287 0.01205 0.Ol205

2 0.05091 0.05091 0.05131 0.05131 0.05175 0.05174

3 0.08113 0.08111 0.08201 0.08197 0.08300 0.08293

4 0.1106 0.1105 0.1124 0.1123 0.1146 0.1144

5 0.1402 0.1400 0.1438 0.1435 0.1470 0.1468

6 0.1693 0.1692 0.1708 0.1712 0.1696 0.1703

7 0.1894 0.1898 0.1855 0.1858 0.1825 0.1827

8 0.2040 0.2042 0.2017 0.2018 0.2004 0.2005

9 0.2239 0.2240 0.2230 0.2231 0.2225 0.2225

10 0.2476 0.2477 0.2470 0.2471 0.2466 0.2466

11 0.2746 0.2746 0.2743 0.2743 0.2739 0.2740

12 0.09053 0.09044 0.09940 0.09928 0.1064 0.1063

表4.2本 論文で用いた方法に よる減衰定数 と複素固有値解析

に よる減衰定数の比較
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図4.18弾 性支持 された勇断型構造物

弾 性支 持 され た勢 断 型 構造 物 の 一次 固 有 周 期 制約 条 件 下 の 最 適 設 計

ここで も前 と同様 の意味で、 レベル1設 計用地震動に対す る地震時応答制約設計法 を展開す るための準

備 として、一次固有値に関する等号制約条件下の最適設計問題 を簡潔に定式化 し、その解表現のみ示す。ただ

し、支持ばね剛性の水平 と回転の連成項が存在する点が前述の問題 とは異なる。

図4.18に 示す ような弾性支持された ∫層勢断型構造物モデル を扱 う。支持ばねは、前述の通 り杭剛性を

代表す るものとし、杭および地盤の力学的特性は前 もって与 えられているもの とす る。従 って、 たEH,た朋,

たHRは 、指定値 として扱 う。下から第6番 目の床を第 芭床 と呼ぶ。第 σ+1)床 の集中質量およびその重心回 り

の回転慣性を砺,1泓 で表わし、第 ゴ層階高を房 で表わす。 物,IR`,房 は最適化の過程 において変化 しないも

のとす る。

第 ゴ床 と第 σ+1)床 の相対変位に関す る第i層 の構造要素の剛性を柄 で表わす。 ここでは、集合

{た1… た∫}を設計変数 とし、ベク トルkで 表わし、"設 計k"と 呼ぶ。質量行列および基礎版の水平移動、回

転 に関す る剛性が指定された弾性支持勇断型構造物の非減衰一次固有振動数および一次固有値はkの 関数で あ

る。従って、それぞれ ω1(k),Ω1(k)と 表示する。

構造要素の評価関数(全 コス ト)は 次式で表現できるもの とする。

ω=bTk(4.18)

こ こで 、bT={β ぞ… βヌ}で あ り、 底 は 醍 に重 み 付 け され る重 み係 数(コ ス ト係 数)の 平 方 根 を表 わ す 。 ま

た、設計kの 構造物の一次固有値はRayleigh商 を用いて次のように表現できる。

窺(・)一 努 ザ 陶k)+舞,噛)1φ(419)

ここでKβ(k),KF(た 朋,娠R沸HR),M,φ は、それぞれ、上部勇断型構造物の剛性行列、基礎の剛性行列、

質量行列、および任意のモー ドベク トルである。ただし、KF(たHH,たRR,た 朋)は 、(2.2)式 のKF(たH,たR)

の非対角項に 姐Rを 組み込んだ行列である。

一次固有値の指定値をΩ
。で表わす。ここで次のような最適設計問題を考える。
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[問題ODSBB】

(b,M,ゐ 朋,たR島 た朋)の 指定された弾性支持勢断型構造物について・非減衰一次

固有値制約条件

Ω1(k)ニ Ωo(4.20)

を満足 し、(4.18)式 で表わされる ωを最小化するkを 見いだせ。

上記の問題で、水平移動 と回転の連成項 砺Rを 考慮 しない場合の大域最適性の必要十分条件および閉形

表現の解は、中村、竹脇(1985)に より既 に導かれている。連成項 を考慮 した場合 もほぼ同様にして導 くことが

で きる。その層間剛性の解表現のみ示す と以下のようになる。

暢 書穐一 瓦+書 魚)(421)

ここで ひ》,0》は次の量を表わす。

σ・一鴇 ≠ 矯 ・e》一鴇 テ撃(422)

ま たD1～D5は 、次 式 で 定 義 され る。

防一書 一 響 ・ 坊一書 臓瓦一寄,塊 一か 書 角

瓦一書 物躍+書 塩 一響,塊 一書 嘱 シ(423)

指定平均最大層間相対変位分布 に対す る地震時応答制約設計

設計用変位応答スペクトルを3p(T;ん)で 表わすことにすれば、弾性支持された勇断型構造物のロッキン

グ成分を含まない第歪床と第 σ+1)床 の相対変位の地震時平均最大層間相対変位はSRSS評 価法により次のよ

うに評価できる。

嘱二函 醐
こ こで 、7},h(「),レ(7),鰐7),1Vは そ れ ぞ れ 、 非減 衰r次 固 有 周 期 、r次 減 衰 定 数 、r次 刺 激 係 数 、r次 固 有 ベ

ク トルの第 ゴ成分お よびSRSS評 価法で採用 されるモー ドの数を表わす。 ここでは、運動方程式のモー ド方程

式への分解過程 において連成項(非 対角項)を 無視す ることにより非比例減衰系の各次の減衰定数を近似的 に

評価す る。

杭群の剛性係数 姐H,娠R,姐Rに 対応す る杭群の減衰係数をC朋,C朋,CHRで 表 わす。 ここで次のよう

な問題を考える。
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[問題RCDCS】

非滅少関数で表現 される変位応答スペク トル(MAス ペクトル)を 有す る設計用地

震外乱(レ ベル1)を 受 ける質量行列Mお よび た∬H,た朋,たHR,cπH,C朋,CH児 の

指定された勇断型建築構造物について、次式で与 えられ る層間相対変位の最大値分

布を示す 易,b,kの 集合を見いだせ。

6ゴmα¢(7b,b)=ち(ゴ ニ1,・ ・,∫) (425)

[問題RCDCS]の 解法手順を以下に示す。

(1)一 次固有値の決定

[StepA-1]重 み 係 数 の 平 方 根 と し て β!1)=1.0(∫=1,,..,∫)を 採 用 す る。

[StepA-2](4.21)式 の設計解公式を用いて設計解を求め、SRSS評 価法により第一層の最大層間相対

変位を求める。

[StepA-3]StepA-2で 求められ る第一層の最大層間相対変位が指定値 δ1となる一次固有値 を求め

る。

(2)平 均最大層間相対変位の制約手順

[StepB-11StepAで 求 め た一 次 固 有 値 の下 で 、 βIP1)に 対 応 す る設 計 解 を求 め 、SRSS評 価 法 に よ り

各 層 の最 大 層 問 相 対 変 位 δIP1)を 求 め る。

[StepB-2]新 しい重 み 係 数 の 平 方 根 を次 式 に よ り求 め る。

(βIP1+1))=(万 、/δIP1))(燐P1))(4・26)

[StepB-3]βIP1+1!を 新 しい重 み 係 数 の 平 方 根 としてStepB-1に 戻 る。

た だ し、p1は 繰 り返 し回 数 を表 わ す 。StepA-2～B-3の 操 作 を所 要 の精 度 が 満 た され るま で 繰 り返 す 。

例題

10,15,20,30層 講 造物 の 例 題 を示 す 。 各 層 床 の 集 中 質 量 はmo=75.0@π),m1～m∫=45.0(孟oη)、 各 層

床 の 回 転 慣 性 は ∫Ro=4.0×106(老0η.cm2),∫R1～IR∫=2,4x106@η ・cm2)で あ る。 階 高 は等 階高 と し、

ん1～ 場=350.0(cm)と す る。

設 計 用 応 答 ス ペ ク トル として 、MostaghelandAhmadi(1979)が 提 案 す る地 盤 特 性 依 存 型 の ス ペ ク トル

を採 用 す る。 こ こで は 、 地 盤 の 種 類 と して3種 類 を考 え 、地 盤 の 卓 越 周 期 牲=0.4(8),牲=0.6(8),牲=

0.8(5)の もの を各 々、 第1、 第2、 第3種 地 盤 と呼 ぶ 。 基 礎 版 の 水 平 移 動 お よ び 回 転 に 関 す る剛 性 お よ び 減 衰

は、 杭 と地 盤 の 動 的 相 互 作用 に よ る もの とし、NovakandShamouby(1983)に よ る評 価 法 を採 用 す る。 こ こ

で は、 第1種 地 盤 ～ 第3種 地 盤 の 横 波 速 度 と して 鷲1=200@/5),鷲2=133(m/5),鷲3=100(m/5)を

考 え、Eμ 」,/G,。`,と して 各 々354,800,1413を 仮 定 し た。 ま た地 盤 は 、均 質 等 方 性 体 と仮 定 し、 ボ ア ソ ン比

レ=0.40,皿.=4.0(m),杭 の 名 目細 長 比=33.3と し た。 さ ら に杭 は支 持 杭 を 仮 定 し た。 各 地 盤 に対 す る杭 群

の 剛 性 係 数 、 減 衰 係 数 を表4.3に 示 す 。

参 考 の た め、 上 記 の 杭 の減 衰 を採 用 した ときの ス ウ ェイ お よ び ロ ッ キ ン グ に関 す る減 衰 定 数 を 表4.4に 示

す 。減 衰 行 列 は 、 上 部 構 造物 に対 す る減 衰 行 列 と、 杭 の減 衰 を 表 わす 行 列 を重 ね合 わ せ た もの と し た。 尚 、 上

部 構 造 物 の減 衰 行 列 は、 基 礎 固 定 時 の一 次 の減 衰 定 数 を2%と して 剛 性 比 例 型 の もの を採 用 し た。
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Soiloftype
(T=0.4sec)

C

1 Soi1 oftypeII
(T=0.6sec)

C

Sof1 oftypeIII

・0.8sec)(丁

C

Σkx (N/・)(=kHH) 1.414EO9 7.756EO8 3.987EO8

ΣCx (N・・ec/・)(=CHH) 1.016EO7 8.536EO6 5.994EO6

Σ (kψ+kzx,2) (N・・/・ad)(=kRR) 8.392E10 6.581E10 5.586E10

Σ (Cψ+CzXr2) (N…sec/・ad)(=CRR) 3.313EO8 2.640EO8 1.539EO8

Σkc (N/rad)(=kHR) 一1.716EO9 一1 .171EO9 一8.040EO8

ΣCc(N
'・ec/・ad)(昌 ・HR) 一7.252EO6 一7.709EO6 一7.254EO6

表4.3 杭の剛性係数および減衰係数

f=10 fニ15 f=20 f=30

SoiloftypeI

●
S胃aylng 18.6 15.6 13.7 11.3

rocking 3.9 2.2 1.4 0.79

SoiloftypeII

.

suaylng 21.2 17.7 15.5 12.8

rocking 3.5 2.0 1.3 0.71

SoiloftypeIII

●
swaylng 20.7 17.3 15.2 12.6

rocking 2.2
ρ

1.2 0.82 0.45

(%)

表4.4 スウ ェ イとロ ッキ ン グに関 す る減衰 定数
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」

Soiloftype1 SoiloftypeII SoiloftypeIII

i hi hi' hi hl。 hi hi'

1 0.Ol81 0.Ol81 0.0158 0.0158 0.0132 0.0132

2 0.0512 0.0512 0.0510 0.0510 0.0505 0.0505

3 0.0822 0.0822 0.0814 0.0814 0.0804 0.0804

4 0,113 0,113 0,112 0,112 0,110 0,110

5 0,143 0,143 0,141 0,141 0,139 0,139

6 0,172 0,172 0,170 0,170 0,168 0,168

7 0,201 0,201 0,199 0,199 0,197 0,197

8 0,229 0,229 0,227 0,227 0,225 0,225

9 0,256 0,256 0,255 0,255 0,253 0,253

10 0,283 0,283 0,282 0,282 0,281 0,281

11 0,310 0,310 0,309 0,309 0,309 0,308

12 0,337 0,337 0,336 0,336 0,337 0,336

13 0,363 0,363 0,362 0,362 0,364 0,363

14 0,389 0,389 0,388 0,388 0,392 0,390

15 0,415 0,415 0,414 0,414 0,420 0,417

16 0,442 0,442 0,440 0,440 0.'448 0,445

17 0,468 0,468 0,467 0,467 0,476 0,474

18 0,495 0,495 0,494 0,494 0,501 0,506

19 0,524 0,524 0,522 0,522 0,523 0,541

20 0,554 0,554 0,553 0,553 0,544 0,544

21 0,398 0,358 0,588 0,611 0,567 0,566

22 0,464 0,508 0,378 0,357 0,309 0,307

hi:ithda皿pingratioadoptedintheproposed皿ethod

hi・:ithda皿pingratioduetoco皿Plexeigenvalueanalysis

表4.5 本論文で用いた方法による減衰定数と複素固有値解析
による減衰定数の比較
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図4.19,20に 、1～3種 地盤の10,15,20層 の勢断型建築構造物について、層間相対変位の最大値の指定値

を万=1.0,1.5,2。0(cm)と した時の層間剛性分布および層勢断力係数分布を示す。MostaghelandAhmadiの

設計用速度応答スペク トルは、地動加速度の最大値 を一定にした時、地盤の卓越周期が長 くなる程、速度一定

領域 における速度応答 スペク トルの値が大 きくなるという特性 を有 している。その結果、層間相対変位の指定

値が等 しい設計については、層間剛性分布、層勢断力係数分布 とも3種 地盤に対す るものが最 も大 き く、次い

で2種 地盤、1種 地盤の順 となる。図4.19,20は このことを端的に表わしている。

次に、弾性支持された場合 と固定基礎 を有する場合の比較を行な う。固定基礎 を有す る勇断型構造物 の

地震時応答変位制約設計法は、NakamuraandYamane(1986)に より既に展開 されている。その理論におい

て、本論文で採用 してV・る地盤特性i依存型 の設計用 スペク トルを用 いた場合 の6=1.0,1.5,2.0(cm)に 対応

す る層問剛性分布、層勇断力係数分布を図4.19,20に 破線で示す。図4.19よ り、3種 地盤 における10層 構造

物の万=1.0(c7η)の 場合を除いて、同一の層問相対変位の指定値 に対 しては、弾性支持 された構造物の剛性

は、固定基礎を有する場合 よりも小さくなるといえる。同様 に、図4.20よ り3種 地盤における10層 構造物の

5=1.0(cm)の 場合を除いて、同一の層間相対変位の指定値に対 しては、弾性支持 された構造物の層勇断力係

数は、固定基礎を有す る場合 よりも小 さくなるといえる。

表4.5は 、20層 勇断型構造物の層間相対変位の最大値の指定値を6=1。5(cm)と した場合 について、本

論文で求めた減衰定数 と複素固有値解析により求めた減衰定数の比較を示す。表4.5よ り、本論文の手法によ

る連成系の減衰定数は、かな りの次数まで複素固有値解析による減衰定数 と一致す るといえる。

図4.21は,1～3種 地盤 に対 して δ=1,0,1.25,1.5,2.0,2.5(cm)の 条件下で設計 された勇断型構造物の一

次固有周期一べ一スシヤー係数関係曲線を示す。また、図4.19の 右側には、指定層問相対変位一ベースシヤー

係数関係曲線 も併せて示す。

一次固有周期一ベースシヤー係数関係曲線を双曲線で近似 し
、最小2乗 法を用いてその係数を求め ると、

各々の地盤に対 して次のように表現され る。

CB=T
1

0.323

0.213f
orsoiloftypeI

cβ=T

1

0.439
Cβ=T

1

forsoiloftypeII

forsoiloftypeIII

(4.27)

(428)

(4.29)

図4.22は 、1～3種 地盤 に対 して δ=1.5(cm)の 条件下で設計 した10,15,20,30層 勇断型構造物の重み係

数分布を示す。図から、同一の指定層問相対変位レベルを有す る設計については、層方向の重み係数分布のぱ

らつきは、1種 地盤の場合が最 も小 さく、3種 地盤 において最 も大 きなぱらつきを示す ことがわかる。

時刻歴応答解析による検証

本設計法の妥当性を例証す るために、1～3種 地盤に対する各4個 計12個 のモデルについて時刻歴応答

解析を実施 した。1～3種 地盤に対す る各10個 の異なる人工地震波を4-1節 で示 したよ うに作成 した。

図4・23に ・6=1・5(cm)の 条件下で設計 した1～3種 地盤に対する10,15,20,30層 の各4個 の勇断型構造

物に・上記の各10個 の人工地震波を入力し・Newmark一 β法を用いて時刻歴解析 した時の平均最大層間相対変

位分布を○ 印で示す。本解析において・系全体の減衰行列は・上部勇断型構造物の減衰行列 に、杭の減衰係数

を重ね合わせたものを採用 した。そして・行列によって表現され る運動方程式を直接数値積分す ることによ り
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応答を求めた。図4.23よ り、1～3種 地盤の10,1520,30層 のすべて について、応答値は指定値を少 し上回 っ

ているものの、かな りよく一致 していることがわかる。

次に、本設計法は記録地震波に対 して も有効な設計法であることを示すために、ELCENTRONS1940

波 とTAFTEW1952波 を入力 した時の時刻歴解析を実施 した。図4.24は 、1種 地盤に対 して δ=1.5(c7η)

の条件下で設計 した20層 勇断型構造物 に、減衰定数2%に 対す る速度応答 スペク トルが、1種 地盤 の設計用速

度応答スペク トルに内接するように増幅 した上記2波 の記録地震波を入力 して時刻歴応答解析を行なったとき

の層間相対変位の最大値分布を示す。いずれの場合 も1.5cm以 下の応答 を示 してお り、かつ層方向にほぼ一様

な分布 となっていることがわかる。従 って、本設計法により設計された勇断型構造物は、設計用速度応答 スペ

ク トルに内接す る速度応答スペク トルを有す る記録地震波に対 して指定値以下の応答を示す といえる。
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4-5結 論

本章では、二章 において展開した振動数非依存型の弾性ばねで支持 された勢断型構造物モデル に対する一

次固有周期制約条件下の最適設計理論を用いて、最適設計問題における重み係数を応答調整パラメター と見 な

す ことにより、 レベル1設 計用地震動に対する地震時応答制約設計法を展開した。本章 において得 られた主 な

成果は以下の通 りである。

4-2節

(1)

(2)

著者 らが既 に閉形表現で導 いている、指定された弾性ばねで支持された勇断型構造物の一次固

有周期制約条件下の最適設計解を有効 に利用して、その重み係数を応答調整パラメター と見なす

ことにより、基礎弾性支持の場合の地震時応答制約設計法を展開した。

地震時応答制約設計法により設計された構造物は、設計用応答スペク トル(NHス ペク トル)に

適合するように作成 した人工地震波に対 して、その最大値の平均がほぼ指定値通 りの応答 を示す

ことを時刻歴応答解析 により例証した。

4-3節

(1)

(2)

(3)

2-2節 における重み係数を応答調整パラメターとみなす ことにより、指定 した杭の地震時最大応

力度比(応 答応力度の許容応力度に対す る比)お よび指定した勇断型構造物の地震時最大層間相

対変位 を呈する勇断型構造物一杭系の杭断面積および層間剛性分布を見いだす地震時応答制約設

計法を展開した。

場所打ちコンクリー ト杭 に対 して本地震時応答制約設計法を用 いた設計例 を示 し、本設計法の

有効性および妥当性を示した。

設計用速度応答スペク トル(NHス ペク トル)に 適合す るように作成 した人工地震波10波 に対

して時刻歴応答解析 を実施し、本設計法の妥当性を例証 した。また、複素固有値解析 による減衰

定数 と本論文で採用 した方法による減衰定数 を比較 し、両者はかな りよ く一致す ることを示 し

た。

また、場所打 ちコンクリー ト杭 に対 して本地震時弾性応答制約設計法を適用 した例題解析か ら、以下のよ

うな知見を得た。

(1)

(2)

(3)

同一の最大層問相対変位を指定 した場合には、低層構造物では連成系モデルの方が基礎固定モ

デルよ りも、高層構造物では基礎固定モデルの方が連成系モデルよ りも大 きな層間剛性を必要 と

す ることを明 らかにした。

最大応力度比の指定値を一定 とし、最大層間相対変位の指定値 を変化させた場合 には、3層 構

造物においてベースシヤー係数の上限値が存在す ることを示し、その原因 を明らかにした。

勇断型構造物の剛性分布が同一であれば、スウェイおよびロッキングのばね剛性が少 し変動 し

て も応答層間相対変位の最大値にはあまり影響 しないが、杭の最大応力度比には大 きく影響する

ことを明らかにした。
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4-4節

(1)杭 支 持 さ れ た 勇 断 型 構 造 物 を 、 相 関 効 果 を 有 す る 水 平 お よ び 回 転 の 二 種 類 の 弾 性 ば ね で 支 持 さ

れ た 勇 断 型 溝 造 物 モ デ ル に 置 換 す る方 法 を 示 し 、 地 盤 特 性 依 存 型 の 設 計 用 応 答 ス ペ ク トル(MA

ス ペ ク トル)に 対 して 層 間 相 対 変 位 の 平 均 最 大 値 を 制 約 し た 場 合 の 地 震 時 応 答 制 約 設 計 法 を 展 開

し た 。

(2)上 記 の 問 題 に 対 す る 設 計 例 を 示 し 、 地 盤 条 件 が 上 部 構 造 物 の 設 計 に 及 ぼ す 影 響 を 明 ら か に し

た 。

(3)時 刻 歴 応 答 解 析 に よ り本 設 計 法 の 妥 当 性 を 例 証 し た 。
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五章 振動数依存型剛性ばねで支持 された建築構造物の

地震時弾性応答制約設計

地盤 と構造物の動的相互作用 に関する研究の急速な進展に伴 い、如何に複雑な基礎形状 を有する構造物の

地震時における挙動 も・適当なモデル化 によって相当の精度で予測可能な状況 とな りつつある(た とえばLUC・,

1980;Wolf,1985,1988;日 本建築 学会,1987)。 しか しなが ら、地盤 と構造物の動的相互作用に関する研究の

ほとんど全ては、その挙動解析 に関す るものであったといってもよい。一方、強震 レベルの設計用地震動 に対

して指定 した平均最大局所応答分布を示す設計(部 材剛性集合)を 求める 「直接的な理論」 は、弾性支持 され

た弾性勇断型構造物に対 してさえも、 これまでに著者 らの論文(中 村、竹脇、1986;NakamuraandTakewaki,

1989a)以 外には提示 されていない。 ここでい う 「直接的な理論」とは、設計感度解析法等 による膨大な回数の

設計変更手続きによらずに指定 した応答分布 を示す構造物の剛性分布を求める理論 を意味する。

本章の目的は、地盤 と基礎の動的相互作用 をモデル化 した振動数依存型の複素剛性ばねで支持 された勢断

型構造物の、強震時弾性応塔 制約設計法を展開することにある。その際に、動的サブス トラクチャー法 を用 い

る。また、NakamuraandTakewaki(1989b)が 振動数依存型構造物 と振動数非依存型構造物 に対 して導 き証

明 した定理(3-3節)を 用いる。

本章で展 開す る理論は次の ような意義 を有 している。(i)一 般に振動数依存型剛性部材 を有する構造物の

地震波 に対する応答を予測するには、周波数領域での応答解析を必要 とする。 この応答解析を設計用地震動 に

適合する複数個の地震波 に対 して実施 し、その情報 に基づいて設計変更を行 なうことは極めて非効率的であ

る。それに対 して、ここでは、対応する振動数非依存型剛性ばねモデルを用いた応答予測法を提案 し、前述の

方法 よりも格段に効率的かつ組織的な設計法を提案 している。(ii)如 何 に複雑な基礎形状 を有する構造物にお

いても、波動論 を用いれば、その動的相互作用の中のinertialinteractionは 振動数依存型の複素剛性ばねとし

て算出 される。ここでは、一般的な複素剛性 ばねモデルに対する理論 を展 開しているため、本理論は如何 に複

雑 な基礎形状を有する構造物 に対 しても適用可能である。

5-1複 素剛性 ばね としての地盤の剛性の表現

地盤 と基礎の動的相互作用 を簡潔 に表現するモデル として振動数依存型の複素剛性ばねがある。基礎のあ

る点(た とえば重 ひ)の 水平移動および回転 に関する複素剛性を、各々κH(ω)、 κR(ω)で 表わせば、それ ら

は次式で与えられる。

KH(ω)=たH(ω)+iωCH(ω) (5.1α)

κR(ω)ニ たR(ω)+iωCR(ω) (5.1δ)

ここでiは 虚数単位 を表わ し、 ωはexcitationfrequencyを 表わす。(5.1)式 の表現は、半無限弾性地盤上あ

るいは層地盤上の剛基礎に限 らず、地盤内に埋設 さμた剛な基礎構造物についても適用 可能である。 また、剛

な基礎版が杭基礎で支持 されている場合についても適用可能である。 硝(ω)、 蝋 ω)、CH(ω)、CR(ω)の 表現

は、数式表示 されている必要はな く、数値的に求め られていればよい。
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5-2地 震時弾性応答制約設計問題

図5,1の モデルに対する運動方程式の周波数領域 における表現は次式 で与 えられる(Luco,1980;井 口・

1985)。

S(ω)U(ω)=P(ω) (5,2)

こ こ で、S(ω),U(ω),P(ω)は 次 の よ うな行 列 あ る い は ベ ク トル で あ る。

S(ω)ニ

K十iωC一 ω2M

5ym.

一ω2m1

一ω2m`

一ω2m1∬1

一 ω2m`、 研

鞠糧
ω

一

ω

一

鼠κ

玖
～
♂

鰯

[

吻
ω砺

U(ω)T={σ1(ω)..σ1(ω)_σ ∫(ω)σF(ω)OF(ω)}

(5.3)

(5.4)

P(ω)T=-5H(ω)δ 、(ω){m、_m・_m∫EIE・} (5.5)

た だ し、E1,E2,E3,瓦 は 次 の 量 を表 わす 。

m

～
Σ

凶

=
1

～
Σ

削

誓m

～
Σ

倒

=

m

～
Σ

圖

FE

傷
-
Σ

戸

=H (5.6)

また、K,C,Mは 勇断型構造物の基礎固定時の剛性行列、減衰行列、質量行列を表わし、5H(ω)は 自由地表

面上の水平地動 と基礎重心水平変位との関係 を表わす周波数伝達関数、Og(ω)は 自由地表面上の水平加速度波

形のFourier変 換、 ひ1(ω),.,.,σ∫(ω),σF(ω),OF(ω)は 応答変位のFourier変 換 を表わす。 ここで、uF(の お

よびそのFourier変 換のσF(ω)は 、基礎 と自由地表面の相対変位から、kinematicinteractionに よる効果を

取 り除いた成分を表わす ことに注意する必要がある。

ここでは、後に示す補助モデルと区別するために、図5.1の モデルを新 たにFD2モ デル と呼ぶことにす

る。図5.2(a)に 示 されるこのFD2モ デルを、自由地表面上において指定された設計用応答 スペ クトル(MA

スペク トル)に 適合する多数の人工地震i波群(レ ベル1)に 対するその平均最大応答 量の分布が指定された分

布 となるように設計 しようとする。そこで、次のような問題を考 える。

【問題RCDFD}

指定 された複素剛性ばねκ丹(ω)、KR(ω)で 支持 された弾性勇断型構造物が、自由

地表面上において定義 される設計用応答スペク トル(MAス ペク トル)に 適合する

多数の人工地震波群(レ ベル1)の 作用を受ける時、最大層間相対変位制約条件

6ゴ=ん(ゴ;1,..,∫) (5.7)
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図5.1振 動数依存型剛性ばねで支持 された勇断型構造物

FD2model Fllmodel FI2model

図5.2(a) 複素剛性ばねで支持された

勇断型構造物モデル

FDlmode1

図5.2(b) 弾性支持された舅断型構造物の

三種類の補助モデル
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を満足する設計k={舟 レ..厨}を 求めよ。

ここで、6ゴ は、第 ゴ層最大層間相対変位の指定値 を表わす。

5.3振 動数非依存型剛性ばねで支持 された前断型構造物の
一次固有振動数制約条件下の最適設計

振動数依存型剛性を有するばねで支持 された構造物の確定地震外乱に対する時刻歴応塔 を求めるには、周

波数領域での応答解析が必要である。この周波数領域での応答解析は、特別な場合(LinandWu,1984)を 除き

数値的手法に頼 らざるを得ない。この数値計算 はかな りの演算時間を必要 とするため、初期設計の段階で用い

ることはかな り困難である。 また、設計用地震動を考えるとき、複数個の地震波を考慮する必要があるため、

各々の地震波に対 してこのような応答解析 を実施することは極めて非現実的である。そこで本章では、振動数

依存型剛性ばねを、対応す る振動数非依存型剛性ばねで近似表現 し、振動数非依存型剛性ばねで支持 された構

造物モデルにより振動数依存型剛性ばねで支持 された構造物モデルの応答 を近似評価する。振動数非依存型剛

性ばねで支持 された構造物の地震時最大応答評価は、SRSS評 価法により実行することができる。

以下では上記の目標 を達成するために、図5.2(b)に 示されるような三つの補助モデルを考える。 緬H(ω),

たR(ω)}で支持された設計kの 構造物を設計kのFDlモ デル、{たH(ω),娠(ω),c∬(ω),c丑@)}で 支持された設

計kの 構造物を設計kのFD2モ デルと呼び、{たH,たR}で 支持された設計kの 構造物を設計kのFI1モ デル、

{たH,たR,耐,τR}で 支持 された設計kの 構造物を設計kのFI2モ デルと呼ぶ。ただ し、万H=た κ(ω。),万R=

娠(ω。),砺 二CH(ω 。),τR=CR(ω 。)である。FI2モ デルに対する地震時応答制約設計法を展開するために、ま

ず次のようなFI1モ デルに対する一次固有振動数制約条件下の最適設計問題 を考える。

設計kのFI1モ デルについて、ω。を一次固有振動数 として制約 した時の次のような最適設計問題を考え

る。

[問題ODSBA】

一次固有振動数制約条件

ω1(k)=ω6 (5,8)

を満たし、かつ評価関数

ノ
ω=Σ 晒(5.9)

f=1

を最小 にする剛性集合k={厨 を求めよ。

ここでω1(k)は 、設計kのFI1モ デルの非減衰一次固有振動数である。また盈 は、第 ゴ層の層間剛性 に対す

る重み係数の平方根 を表わし、岨 二Ω、とする。

[問題ODSBA]に 対する大域最適解は、中村、竹脇(1985)に より次のように導かれている。

・・一繧 蝋 の+・ 》瓦+シ)

ここで、 σ》,0》 は次式で表わされる量である。

(5.10)

σ声一鴇 蕩34,・ 》二鴇 テ磐 (5.11)
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ま た、D1～D5は 次 の よ う な量 で あ る。

坊=か 一豊・坊=書 臓瓦,玩 一書恥シ

域 一書蝦 ～+か 一舞,珠 一書哺 シ (5.12)

5-4FI2モ デリレによるFD2モ デルの地震時弾性応答の

平均最大値の近似的評価法

勇断型構造物(FI2モ デル)の 減衰行列は、基礎固定時の一次の減衰定数 を指定 した初期剛性比例型の

ものを採用する。ス ウェイばねお よびロッキングばねに対応する減衰係数 としては、τ∬=射(ω 、),τRニ

CR(ω、)を採用する。本論文では、連成系の減衰行列 として、上述の基礎固定時の勇断型構造物の減衰行列に、

スウェイ及 びロッキングの減衰係数を重ね合 わせたものを採用す る。従って、本モデルは非比例減衰系 となる

ため、一般 には古典的基準座標 を用いたモー ド分解 を行 なうことが不可能である。 ここでは、モー ド分解 を行

う過程において、非対角項 を無視するという近似的手法を用いることにより連成 系のr次 減衰定数 ん(「)を次式

により評価する。

ん(・)=⊥ 重(ア)TcΦ(「)(5.13)2
ω.Φ(r)TMΦ(r)

ここで、ω.,Φ(「),Cは 、それぞれ連成系(FI2モ デル)のr次 非減衰固有円振動数 連成系(FI2モ デル)の

r次 非減衰固有ベク トル,連 成系(FI2モ デル)の 減衰行列を表わす。この手法は、非比例減衰系を扱った初期

の段階の研究(た とえばThomson,CalkinsandCaravani,1974)に おいて用いられた手法である。本手法 を

用いることの妥 当性については、中村 と竹脇(1986)が 時刻歴応答 解析結果 との比較によ り明らかにしている。

この減衰定数を用いて、FI2モ デルの地震時最大層間相対変位を従来のSRSS評 価法により求める。

5-5地 震時弾性応答制約設計 を求める手順

前述したように本章では、振動数依存型剛性ばねを、対応する振動数非依存型剛性ばねで近似表現し、振

動数非依存型剛性ばねで支持された構造物モデルにより振動数依存型剛性ばねで支持された構造物モデルの応

答を近似評価する。従って、一次固有振動数の変更の度にFI2モ デルの支持ばね剛性係数および減衰係数が変

化するモデルを扱うことになる。支持ばね剛性係数および減衰係数が変化する場合の、FI2モ デルに対する地

震時弾性応答制約設計を求める手順を以下に示す。

)

)

ω

σD

価

侮

6り

(vi)

全 て の層 に お い て βノc1=1.0と す る。 また 、初 期 値 乃c1(orω 、c1,Ω。d)を 仮 定 す る。

琶H=た 汀(ω。d),たR=たR(ω 。d),τH=CH@。c1),τRニCR(ω 。c1)}を 求 め る。

(5.10)式 を用 い て%c1に 対 す る{たゴc1}を 求 め る。

設 計{た ゴc1}のFI1モ デル に対 す る 固有 値 解析 を行 な う。

δ1冊。τc2=万1と な る7bc2,{た ゴc2}を 求 あ る。 ま た、 設計{た ゴc2}のFI2モ デ ル に対 す る{δ卿 、τc2}

を 求 め る。

も しcニmα 釧(δ ゴm。.c2/δゴ)-11が 指 定 値 よ り も小 さ け れ ば 、{サ2}が 近 似 解 と して採 用 さ れ

る。
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(vii)も し(vi)が 満足 されない時は、 βノ・2=β ノ・1(ち/6jm。τ・2)とし て(ii)か ら(vi)ま での手続 きを

繰 り返す。

ただ し、c1,c2は 繰 り返 し回数 を表す。(iii)で 求め られた設計 偽 ・1}のFI1モ デルが・ ω・c1を一次固

有振動数として有するからといって、設計{南ゴc1}のFD1モ デルがω。・1を一次固有振動数 として有す るとは限

らない(NakamuraandTakewaki,1989b)。 厨(ω),碗(ω)が ともに正の非増加一価関数の場合には・両者の

モデルは同一の一次固有振動数を有することが示せる(NakamuraandTakewaki,1989b)。 この性質は重要で

あ り、一次モー ド成分が卓越す る構造物 においては、両者の対応関係 はFD2モ デル とFI2モ デルの地震時応

答評価の良好な対応 を与えるといえる。 た∬(ω),たR(ω)の 中の少な くとも一方が非増加一価関数でない場合に

おいても、上記 の方法は適用可能であるが、(iii)の段階において、設計 偽cl}のFI1モ デル と設計{たゴc1}の

FD1モ デルの一次固有振動数の対応関係 を調べてお く必要がある。その対応関係が崩れる場合には、上記の方

法を変更する必要がある。

5-6地 震時弾性応答制約設計の例題

前節の設計法を用いて設計 した、5,10,15層 勢断型構造物の例題を示す。基礎は半無限弾性地盤上 に置か

れた剛基礎で10m×10mの 正方形 とし、複素ばね剛性を評価する際は同一支配面積 を有する半径r。=5.64(m)

の円形基礎 として扱 う。その複素ばね剛性 としては、Velets・sandVerbic(1974)に より提案されている次式を

採用する。

K・(・)=刷+・ …(・)-1響 多[κu(讐)+・ 綜 ・11(晋)] (5.14α)

κ・(・)一・・(・)+・…(・)一
、捨 ち)[κ22(響)+・ 響 ・22(綜)】 (5.14ゐ)

こ こで 、0,鷲,μ,ρ は、 そ れ ぞ れ 地 盤 の 勇 断 弾 性 係 数、 勇 断 波 速度 、 ボ ア ソ ン比 、 地 盤 の 密 度 を 表 わ す 。 ま

た 、1ぐ11(・),1ぐ22(・),011(・),022(・)は、 無 次 元 関 数 で、VeletsosandVerbic(1974)に よ りそ の近 似 関 数 表 現 が

示 され てい る。 各 層 床 質 量 はmo=180(オoη),m1～m∫ ニ60(も・n),各 層 床 の 回 転 慣性 はIRo=1.5×107

(foη.cm2),IR1～1R∫=5.0×106@η ・cm2)、 階 高 は ん1～ ん∫=350(cm)と す る 。

設 計用 速度 応答 ス ペ ク トル と して、4-1節 に示 すMo6taghelandAhmadi(1979)の 提 案す る地 盤 特 性 依 存

型 ス ペ ク トル を採 用 す る。 また 、 こ こ で は簡 単 の た め、 基 礎 の埋 め込 み が な く、SV波 が 鉛 直 下 方 か ら入 射 す

る場 合 を扱 う。 従 っ て(5.5)式 に お い て、5H(ω)=1の 場 合 を扱 う こ と にな る。

こ こで は 、 地 盤 の種 類 と して3種 類 を考 え 、地 盤 の 卓越 周 期 丁。=0.4(s)(勇 断 波 速 度 鷲=200(m/s))、

勾=0。6(s)(鷲=133(m/s))、T。=0.8(s)(鷲 二100(m/s))の もの を各 々、 第1、 第2、 第3種 地盤 と呼 ぶ。 た だ

し、 地 盤 の密 度 お よ び ボ ア ソ ン比 は全 て の 地 盤 に お い て同 一 と し、 そ れ ぞ れ、 ρ=1,8@η/m3),レ=1/3と

す る。 こ こ で は ・ 地 動 の 最 大 加 速 度 と して201(cm/52)を 採 用 して い る 。 ま た、 基 礎 固 定 時 の 一 次 の 減 衰 定 数

を2.0(%)と す る 。5層,10層,15層 モ デ ル につ い て 勇 断 型 構 造 物 の層 間 相 対 変 位 の最 大 値 の指 定 値(全

層 一 定)を δ=1.0,1.5,2.0(cm)と した3通 りにつ い て設 計 解 を求 め た。

図5・3の 実 線 は、5層,10層,15層 構 造 物 の 畜=1.0,1.5,2.0(cm)の 場 合 の層 問剛 性 分 布 を 表 わ して い る 。

ま た・ 図5・3に は ・NakamuraandYamane(1986)が 基 礎 固 定 の 場 合 につ い て展 開 した 理 論 を用 い て 、層 間

相 対 変 位 の指 定 値 が δ=1・0,1.5,2.0(cm)と な る よ うに設 計 し た と きの層 問 剛 性 分布 が 破 線 で 示 して あ る。 図5 .3
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より、同一の最大層間相対変位を示す設計については、基礎固定モデルの方が連成系モデル よりも大 きな層 間

剛性を必要 とすることがわかる。

図5.4の 実線は、5層,10層,15層 構造物の万=1.0,1.5,2.0(cm)の 場合の層勢断力係数分布 を表わ して

いる。 また、図5.4に は、NakamuraandYamane(1986)が 基磯固定の場合について展 開した理論を用いて設

計 した構造物の層勇断力係数分布が破線で示 してある。図5,4よ り、同一の最大層間相対変位 を示す設計につ

いては、基礎固定モデルの方が連成系モデルよりも大 きな層聾断力係数分布を示す ことがわかる。

図5.5は 、連成系モデル、連成系モデルについて得 られた設計を有す る構造物の基礎固定時、および基礎

固定モデル(NakamuraandYamane,1986)の 一次固有周期 を、指定最大層間相対変位に対 してプロッ トし

た図を示す。図5.5は 、図5.3に おける連成系モデルおよび基礎固定モデルの層 間剛性分布 の大小関係 を詳細

に表わしている。

図5.6は 、連成系モデルおよび基礎固定モデル(NakamuraandYamane,1986)(破 線)の 一次固有周

期一ベースシヤー係数関係 を示 している。図5.6よ り、3種 地盤における連成系モデルについては、一次固有

周期一ベースシヤー係数関係に極大値が存在することがわかる。ただ し、3種 地盤 における連成系 モデルにつ

いては、 この極大値の特性をより明らかにするために、5 ,10,15層 以外のモデルについても設計 し、 その点を

プロットしてある。

5-7FD2モ デルに対 する時刻歴応答解析 による検証

FI2モ デルを用いた本設計法により設計 した勇断型構造物モデルが、振動数依存型剛性ばねで支持 された

モデルに対 して指定 した最大応答値 を示すことを例証するために、4-1節 で作成 した人工地震波に よる時刻歴

応答解析を実施 した。

解析モデル としてはFD2モ デルを用 い、上部勇断型構造物 に関する減衰行列は、基礎固定時の減衰定数

を2%と す る剛性比例型減衰行列 を採用 した。F・urier変 換 された応答変位は、(5.2)式 より次のように求め ら

れる。

U(ω)=S(ω)-1P(ω) (5.15)

ただし、数値計算上は(5.15)式 を直接用いず、各 振動数 ごとに(5,2)式 の連立方程式 を解 くことによ りU(ω)

を求めた。

各 変位の時刻歴応答 は(5.15)式 の逆Fourier変 換 として次のように求められる。

・(・)誹 ∠二U(・ 圃 …)・・(・ ・16)

P(ω)の 算出および(5.16)式 の演算はFFTを 用いて実行できる(HuandFagel ,1971;FagelandLiu,1972;Liu

andFagel,1973)。 図5,7は 、27個 の設計の1 ,2,3種地盤各10波 の地震波(4-1節)に 対する最大層間相対変

位 の平均値分布 を示す。図 より、10,15層 モデルにおいて平均最大値が指定値 から少 しはずれるモデルが存

在するものの、かな り精度 よく指定 した応答 を呈 しているといえる。尚、応答値が指定値か らずれる原因 とし

ては、地震時応答制約設計を求める際に用いているモデル(FI2モ デル)と 、時刻歴応 答解析で用いたモデル

(FD2モ デル)の 相違が挙げられる。振動数依存型複素剛性ばねで支持された構造物の地震時応答 の平均最大

値 を評価する・一層精度 の高い効率的な方法が提案 されることにより、本地震時応答制約設計法の精度 も向上

するものと期待 される。
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5.8結 論

本章では、三章において導いた振動数依存型の弾性ばねで支持された構造物と対応する振動数非依存型の

弾性ばねで支持された構造物の一次固有振動数の対応関係に関する二つの定理に基づき、振動数依存型の複素

剛性ばねで支持された勇断型構造物の、 レベル1設 計用地震動に対する地震時応答制約設計法を展開した。本

章において得られた主な成果は以下の通りである。

(1)

(2)

(3)

振動数依存型の指定された複素剛性ばねで支持 された弾性勢断型構造物モデルに対 して、指定

された地震時平均最大変位応塔 を呈する構造物の層間剛性分布 を求める地震時弾性変位応啓 制約

設計法を展 開した。その際に、対応する振動数非依存型剛性ばねで支持 された弾性覚断型構造物

モデルを定義 し、そのモデルに対する地震時平均最大応箸 の評価法を用いて原 モデルの地震時平

均最大応答 を近似評価する方法を新たに提案した。

如何 に複雑な基礎形状を有す る構造物においても、inertialinteractionの 効果は、振動数依存

型の複素ばね剛性 として求め られるため、本理論はあらゆる基礎形状 を有する建築構造物 に対 し

て適用可能である。また、kinematicinteractionの 効果を前 もって求めておくことにより、如

何 なる入力地震動を用いた場合 に対 しても、本理論は適用可能である。ただ し、 その場合は、

kinematicinteractionの 効果を組み込んで、構造物の地震時平均 最大応答 を近似評価する新た

な手法を考案する必要がある。

設計用速度応塔 スペ ク トルに適合するように作成 した人工地震波10波 に対 してFD2モ デルに

よる周波数領域での応答解析を実施 し、いくつかの場合 において応答値は指定値 と少 しずれるも

のの、本設計法により設計 された構造物は、ほほ指定値通 りの応答を示すことを例証 した。
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六章 弾性支持 された非線形弾性建築骨組のコンプライアンス

制約条件下の最小コス ト設計と応答制約設計・

建 築骨組の構造設計を行 う際 には、その規模 あるいは重要度 にもよるが、激震時において非線形応答 を

許容す ることが一般的な設計理念 とな りつつある。非線形構造物 を設計感度解析手法に基づ く最適設計法 を

用いて設計する場合には、非線 形構造解析に起因する数値計算 と、最適化に起因する数値計算の両者 を同時に

実施 しなければならないため、大規模構造物においてその計算量は膨大なもの となる(た とえばRyuetaL,

1985)。 建築骨組は一般 に、平面骨組が並列する多 自由度構造物 であるため、 この設計感度解析手法 に基づ く

最適設計法 を建築骨組に適用 することは、その計算量から考えて現実的だとはいえない。 また、得 られた解の

大域的最適性を見極めることも極めて困難である。一方、システム性能量を制約条件 とする解析的最適設計理

論 によれば、局所応答 に関す る任意の制約条件 を扱 うことはで きないが、与えられた問題に対する大域的最適

設副解 が閉形表現で得 られるとい う長所があるだけでな く、システム性能 と局所応答の関係 を明 らかにしてお

くことにより、最適解 を用いた局所応答の直接的制御 も可能である。

激 震レベルの地震動に対 して建藻構造物 を設計する際には、構造物全体 としての剛性や弓鍍 を確保するの

みならず、部材剛性、強度、変形性能の適切な配分を行なうことが重要である。

指定 した層間相対変位の最大値分布に対 して非弾性骨組 を設計する最適耐震設計のこれまでの数値的手法

のほとんど全ては、多数回の設計感度解析操作 と数理計画法の適用を必要 とする(Ballingetal.,1983;Austin

andPister,1985)。 設計用地震動に対する建築骨組の非弾性最大応答 は、非弾性応塔 スペ ク トル法や非弾性

時刻歴応答解析 により予測することが可能であ り、指定 された最大層間相対変位分布 を呈する非弾性勇断型構

造物を設計するための有効な数値的方法が、Polak,PisterandRay(1976),Ray,PisterandP・lak(1978)や

BhattiandPister(1981)に よって提案されてきている。

これらの数値的手法は極めて一般的であ り有用 であるが、 より単純な静的設計用荷重 に対する解析的手

法 は、別の意味で有用であ り、 より実用的な耐震設計法を展開する際に役立つ もの と期待 される。最小原理に

よって特徴づけられるシステム性能制約条件下の最適設計理論 は、解析的で効率的な方法 を提供 し、次のよう

な特徴を有 している。。

(1)

(2)

(3)

その理論は大域最適性の十分条件を提供する。

その最適性条件は、各部材の局所応答が一定値あるいは一定値以内に収まることを要求する。

規則的幾何学特性を有する骨組に対 して導き得る閉形表現解は、局所応答を制御するための直接

的な手段を提供するか、あるいはそれを組み込んだ有効な数値的方法を構築する際に極めて有用

である。

たとえば、線 形弾性建築骨組のコンプライアンス制約条件下の最適設計解 は、層間相対変位を制御するた

めの設計公式とも見 なせる(NakamuraandTakenaka,1983)。 また、NakamuraandYamane(1986)は 、

一次固有周期制約条件下の最適設計の閉形表現解は
、設計用地震動に対する層 間相対変位制約設計問題におい

て重要な役割 を果たす ことを示 した。

静的荷重に対す る非線形弾性構造物の最適設計問題に関 しては、次の ような論文が発表 されてきている。

DemsandMroz(1978)は 、一項べき級数型応カーひずみ関係に従 う材料で構成 される非線形弾性構造物につい

て全ポテンシャルエネルギー量を構造物の平均剛性 として定義 し、形状最適設計問題を定式化 した。Kaneko

*本 章の一部は、1-2節 の論文[4]の 一部に加筆 しまとめたものである。
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andM樋er(1981)は 、非線 形弾性材料 から構成 される トラス構造物の変位制約条件下の最適設計問題 につい

て、数理計画法 に基づ く数値的方法を提案 している。また、Cinquini(1984)、CinquiniandContro(1985)お

よびMrozら(1985)は 、非線形弾性構造物の変位制約条件下および変位、応力両制約条件下の最適設計問題を

定式化 し、最適性の必要条件 を誘導 している。さらにその最適性条件を用いた数値的方法 を示 している。Ryu

ら9(1985)お よびBensoeandSokolowski(1987)は 、変位および応力制約条件下の最適設計問題に対 して、設

計感度解析法に基づ く数値的解法 を提示 した。

本章の第一の目的は、一項べ き級数型の非線形弾性応カー歪関係 に従 う材料で構成され、サ ンドイッチ断

面 を有する部材か らなる建築骨組 について、骨組全体としての平均的な柔性 を表わす重要な指標であるコンプ

ライアンスを定義 し、そのコンプライアンス制約条件下の最適設計理論を定式化することにある。 コンプライ

ア ンス というシステム性能量は、PragerandSheu(1968)に よって線形弾性骨組に対 して導入され、 その後

線形弾性構造物 に対する多 くの論文が発表 されている(た とえば(Haug,1981))。 その最適設計理論において

は、大域最適性の必要十分条件が導かれ、さらにそれを用いて閉形表現の解公式が得 られる。第二の目的は、

コンプライアンス制約条件下の最適設計問題に対す る設計解公式 を平均化最大歪の制約設計公式 として用 いる

方法を展 開することにある。サ ンドイッチ断面部材の材端モーメントー材端回転角関係が、現実的な中実断面

部材のそれ と等価になるように断面諸量を換算することによ り、本平均化最大歪の制約設計公式は、現実的な

部材の部材塑性率の制約設計公式 として用いることが可能である。本章で展開する理論は、七章で展開する一

層現実的なモデルを用いた理論を展開する際に基礎的な役割を果たす。

現実の建築骨組は非弾性材料 から構成 されているため、その構造設計理論 を扱 うには非弾性部材により構

成 された骨組の理論を展開する必要がある。本章および七章で展開す る非線 形弾性骨組 に対する理論を展開す

る意義は次のように要約できる。 ① 建築骨組の準静的荷重による単調載荷過程 を考 える場合には、座屈等の現

象 を生起 させない範囲においては、同じ処女応カー歪関係を有する材料から構成される非線形弾性骨組の挙動

と、対応する非弾性骨組の挙動 を区別することはで きない。安定な非線形弾性材料 で構成 される構造物の静的

荷重に対す る挙動に関 しては、上記の座屈等の現象を生起 させない範囲においては最小 ポテンシャルエネルギ

ーの原理が成立するため、非線 形弾性構造物を扱 う方が非弾性構造物 を直接扱 うよりも適 している。(ii)非 線

形弾性構造物の応答 を制約することは、動的外乱の作用 を受ける非弾性構造物 のスケル トン曲線 ヒの履歴ルー

プの尖点の応答 レベルを簡易的に制約す るという意義をも有 している。

6-1最 小 コス ト設計問題

図6.1に 示すスパ ン方向に単位ユ ニットを有す る骨組(以 下では単位ユニッ ト骨組 と呼 ぶ)を 対象 とす

る。その部材中心線寸法及び設計用荷重 角,巧 は前 もって指定されているものとする。骨組を構成する各部

材は、垂直応力のみを支持す る2枚 の薄いフランジと、垂直応力 を支持 しない勇断抵抗 コアからなる、図6.2

の ような部材 ごとに一様 な理想 化サ ン ドイ ッチ断面 を有するものとする。第 ゴ層柱 の2枚 のフランジ間距離は

2dCjで 前 もって指定されている。

また、梁のフランジ間距離は、上層梁(第 た層上梁以上)に ついては2dβσ、下層梁(第 た層 下梁以下)に

ついては2d肌 で表示 され、前 もって指定されている。 ここでは、梁の フランジ間距離 として上層、下層で

各々一定の場合 を示すが、第 た層 において提示する手法を他の層 において適用することにより、梁のフランジ

問距離が特定層毎に変化する場合 も同様に扱 うことが可能である。 ここでのサン ドイッチ断面の歪は、現実の

中実断面部材の縁歪ではな く、材端カー材端変位関係が現実の中実断面部材のそれ とある尺度で等価 となるよ

うに設定された応カー歪関係の歪を表す ことに注意する必要がある。
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図6.3一 項べ き関数型応 カー歪

関係 曲線(実 線)と 線形

弾性域 を もつ材料 の応カー

歪関係 曲線(破 線)

各部材のフランジは、次のような1項 べき関数型の構成法則 に従 う非線形弾性体で構成 されているもの と

する(図6.3)。

考=器r-1@>1)(6.1)

(6。1)式におけるηは、鋼材の応カ ー歪関係における降伏棚および歪硬化域の形状を考慮 して決定される。

式(6.1)で 定義される非線形弾性体は、最小ポテンシャルエネルギーの原理(Drucker,1958)が 成 立する安定な

材料の一つである。現実の材料の多 くは、Ramberg-Osg・ ・d式 の第1項 や図6.3の 破線で示 されるような初期

線形弾性域をもつが、最適設計 された骨組の材端近傍 のフランジ歪が、設計荷重の作用下で5勉 あるいはそれ

以上のオーダー値 を呈するような問題においては、式(6.1)は よい近似 を与える。すなわち、その ような場合

には、変形が材端近傍に集中 し、その部分の応力、歪状態が(6.1)式 の構成法則 と現実の構成法則 の形状が類

似 している部分(図6.3参 照)に 存在することを考慮すれば、材端カー材端変位の レベルでは、(6.1)式 の構成

法則 に従 う骨組は、現実の骨組のかな りよい近似 を与えるといえる。変形後の単位 ユニ ット骨組は、その構造

の左右対称性 と水平荷重の逆対称性 により、鉛直荷重による柱の軸方向縮みが生 じた後 に梁の両端 をローラー

支持 したものともみなせる。通常の骨組 では、鉛直荷重が先に載荷 され、それによって生 じる柱の垂直応力が

(0.1～0,3)σyの オーダーに収 まり、その後 に水平荷重が載荷されることを考慮すれば、(6.1)式 の非線形弾性体

で構成 される骨組の呈する両設計荷重載荷後の変形状態 は、現実の非線形弾塑性体 で構成される骨組の呈す る

変形状態のかな りよい近似を与えるものと考えられる。

五Bゴ,。4のは各々第ゴ層の梁 と柱のフランジ断面積を表す。また、',場 はスパ ン長 と第 ゴ層階高を表 し、

βB,βoは 梁と柱に各々共通のコス ト係数を表す。 ここでは設計変数は断面積集合ATニ{侮Bゴ}T;{湾Cj}T}

である。()Tは 転置を表す。層数をノで表し評価関数 を次のように定義する。

∫ ∫

ω=βBΣ 砺1+β σΣ 且σゴんゴ(6 .2)

ゴ=Oj=1

骨組に作用する設計用荷重 角,巧 の作用点の作用方向変位は設計Aに 依存するので、uゴ(A) ,ηゴ(A)と

表示する。 この時、コンプライアンスは次のように定義される。
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ここでpTニ{{角}T;{巧}T}、U(A)Tニ{{uゴ(A)}T;{"」(A)}T}で ある。 また、その他の設計条件によ

り部材の断面積をある値以下にした くない という要求 も生 じるため、 ここでは最小断面積制限を設け、第ゴ層

の梁 と柱の最小断面積制限値を互恥 万の で表わす。 さらに、 コンプライアンスの制限値を万 で表わせば、

最小 コス ト設計問題は次のように述べ られる。

[問題ODSC】

コンプライアンス制約条件

pTu(A)≦Zヲ (6.4)

および最小断面積制約条件

、4Bゴ ≧.4Bゴ(ゴ ニ0,1,_,∫) (6.5)

ノ1、σ∫≧ノ室σゴ(ゴ=1,...,∫)(6.6)

を満たし、式(6.2)で 定義 される評価関数 切 を最小にする断面積集合Aを 求めよ。

ここでU(A)は 、(6.1)式 の構成法則に従 う設計Aの 骨組が荷重Pの 作用 を受 ける時の解析問題の解の一部

である。 ここでの解析は、線形の曲率一変位関係式 と、変形の効果を考慮 に入れない釣合式に基づいて行 なう

ものとする。また、部材座標系の設定 と梁および柱 のフランジの番号付けを図6.4の ように行 なう。

6-2最 適性条件の誘導

大域最適性の必要十分条件を導 くPragerの 手法(PragerandTaylor,1968;Prager,1972;Prager,1974)

を、Rambe惚Osgood式 のような現実的な非線形弾性構成法則に従 う骨組の コンプライアンス制約条件下の

最適設計問題に拡張す ることはできない。 ここでは、構成法則 として(6.1)式 の一項べ き関数型表現を採用 し

た時に、その特性を利用 して[問題ODSqに 対する大域最適性の必要十分条件が導かれ得ることを示す。
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すべての制約条件(6・4,5,6)を満足する任意の設計をAT={{4β ゴ}T;{蓋の}T}で 表わ し・[問 題ODSC1

に対する最適解 を孟丁={{λBゴ}T;{λcゴ}T}で 表わす。この節では、梁 と柱 を統一的に扱い、梁 と柱 を表わ

す下添字B,0を 取 り去 り、部材番号を表わす文字 として施=1,2,...,2∫+1)を 用いる。 コス ト係数につい

て もβiとする。設計荷重Pに よって生 じる第 歪部材の両フランジの歪分布 と応力分布は設計に依存するため、

そ れ ぞ れclj)(z`;A),σlj)(z`;A)(ゴ=1,2)と 表 示 す る。 ゴ は フ ラ ン ジ番 号 を 表 わ す 。 また 第`部 材 の 部 材 長 を

'`で表示する。(6.4)式 の左辺のコンプライアンスは、仮想仕事の原理における仮想変位モー ドに実際に生 じて

いる変位モー ドを用いることにより、フランジ歪分布を痢いて次のように表現できる。

プU(A)=撫A∬ ・1・瞬)砂 ・・A)幽

一鴛IA緋)(ξ ・A)伸)㌦(a7)

最適設計 孟 の骨組の変位成分ベク トルO=U(A)と 歪分布{ξ 」)侮)}={clゴ)(z`;λ)}は 、設計Aの

骨組に対する一つの運動学的に許容な組であるから、設計Aの 骨組 に対する最小ポテンシャルエネルギーの原

理(Dmcker,1958)に おいて次の ように用いることができる。

　ノ　　 　ノ　ユ

ΣA'ρ ・[{ε1ゴ)(・∂}]-pTむ ≧ Σ 且・」・D・[{・1ゴ)(…A)}]-pTu(A)(6・8)
`=1`=1

ここでD`[{ξ1ゴ)(の`;A)}]は第 ぎ部材の部材あたりの平均歪エネルギー密度 を表わ し、次式で与 えられる。

噛 ・A)}]一顛 詣 　 ρ(ξ・A)㌦(ε ・)

(6.7)式 を(6.8)式 の右辺 に代入 し、さらに(6.8)式 の右辺に制約条件(6.4)式 を適用すれば次式が導かれる。

　ノ　　

Σ 綱 幽}トpTむ ≧一・圭・pTu(A)(,.1。)

1_〉 一・ 一一一〇一
η十1

最適設計Aの 骨組に仮想仕事の原理 を適用すれば次式が導かれる。

　ノ　ユ

Σ ム囎)(∬`)}]-pTむ=一 。÷ipTむ(・ ・1・)

(6.10)式 か ら(6.11)式 を辺 々 引 く と次 式 が 得 られ る。

　ノ　ユ

Σ(砺 鰍D、[{εl」)(鱗)}]+。 圭1(∂-pT。)≧ ・(・ ・12)

最小断面積制約条件(6.5,6)式 は次のように表現できる。

{(.4∫ 一.4の 十(.4`一 ん)}轟 ≧0 (2ニ1,2,_,2∫ 十1) (6.13)
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また、制約条件(6.4,5,6)式 を満足するすべての設計Aの 中で λ が最小 コス ト設計であるという条件は次のよ

うに表現で きる。

2∫十1

Σ β`(A-・4」)1`≧0(6・14)
`=1

不 等 式(6.12)、(6.13)、(6.14)は 次 の よ う に ベ ク トル の 内 積 を 用 い て 表 現 で き る 。

rTD≧0(6,15)

rTg`≧0(歪=1,2,...,2∫ 十1)(6.16)

rTb≧0(6.17)

こ こ で 、r,D,g5,bは 次 の(4∫+3)個 の 成 分 か ら な るベ ク トル で あ る 。

・T={(A一 λ 、)」、,_,(オ 、一 卸 、,_,(砺+、 一 λ,∫+、)'、∫+、,1,一.,1,_,1,1}(6.18)

DTニ{D・ 【{4」)(・ ・)}],…,P・[{さ 」)(・・)}],…,D・ ∫.・[{凱 、(・・∫・・)}],・,…,・,…,・,(万 一pTC)/(・+1)}

(6.19)

g『={0,...,0,1,0,...,0,0,...,0,(ノii一 フ[i)1`,0,...,0,0}(6.20)

bT={β1,...,β`,...,β2∫+1,0,...,0,...,0,0}(6.21)

Farkasの 定 理 に よれ ば 、 も しbがD,g1,_,g2∫+1の 非 負線 形 結 合 に よ って 与 え られ るベ ク トル な らば、

ま た その 時 に限 り不 等 式(6.17)は 、不 等 式(6.15)、(6.16)か ら導 か れ る。 も し非 負 係 数 が1/μ,レ1,...,レ2∫+1

で 表 わ され る な ら ば、[問 題ODSqに 対 す る大 域 最 適 性 の必 要 十 分 条件 は、 最 適 設 計Aの 骨 組 に お い て、 荷

重Pの 下 で 生 じる歪 分 布 さゴ)(勾 お よび 変 位 む が 次 式 を満 足 す る こ とで あ る。

Gレ=b(6.22)

翼ノ ≧0(6,23)

こ こ で 、G,レ,0は 次 の 行 列 お よ び ベ ク トル を 表 わ す 。

G=p,g1,_,g`,_,g2∫+1](6.24)

ノ={1/μ,レ1,。..,μf,一 ・,レ2∫十1}(6・25)
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oT={0,0,_,0,_,0}

最 適 性 条 件(6.22),(6.23)は 次 の よ うな内 容 を意 味 して い る。

(1)制 約 条 件(6.4)式 が等 号 で 満 た され る時 。 す な わ ちpT{)=∂ の 時 。

去〉・一{瓢:1;::1:1毯;::1:1惣

⊥=・_砺 二 β、→ λ、二 兀(`=1,2,...,2ノ+1)

μ

(2)制 約条件(6.4)式 が不等号で満たされる時。すなわちpTむ く ∂ の時。

(6.26)

(6.27α,δ)

(6.28)

⊥=0→ レま=β`→ ノ1ゴ=フf`(歪=1
,2,...,2ノ+1)(6.29)

μ

式(627a)の 最適性条件は、最小断面積制約条件がすべて不等号で満 たされる場合は、 「部材あた りの平均歪

エネルギー密度が、その部材のコス ト係数に比例 して分配される」 ことを示 している。

6-3最 小 コス ト設計解の誘導

前節で導いた最適性条件 を用い、[問 題ODSC】 に対する最小 コス ト設計解 の閉形表現を導出する。ただ

し、ここでは基本的な解 を導 くという目的で、 コンプライァンス制約条件(6.4)式 が等号 で満足 され、最小断

面積制約条件(6.5,6)式 の全てが不等号で満足 される場合 を扱 う。特定部材が最小断面積制約条件を等号で満足

するときの解は、中村、竹中(NakamuraandTakenaka,1983)が 提示 した設計領域法の考 え方を適用 して誘

導できる。前節 ではコス ト係数をβゴと表示 したが、本節では、6-1節 に従 い、再び梁 についてはβB、柱につ

いてはβσと表示する。なお以下では最小 コス ト設計解のみ扱 うので、c)記 号 は省略す る。また、歪、応力

の正規化量 として次の諸量を定義する。

ε9}(詔βゴ)=`聾}(躍 β」)/Cy,ε9}(Zoゴ)=ξ 薯1(τoゴ)/`9

・顕1幅)=・91(・ ・ゴ)/σン

最適性条件(6.27a)を 梁に対 して書けば次式を得 る。

恭 筆1・・鵜(…)1@+1)!・+1・ 陶1い ・・)1・}・… 一 β・μ

第 ゴ梁の正規化フランジ歪分布を梁の正規化材端歪 εBゴで表現すれば次式 となる(図6.5)。

・留(・β・)=一・β・(竿 γ(・ ≦・B・≦1)

・陶 一・B・(2忽Bj')"(・ ≦・B・≦1)

(6.30)

(6.31)

(6.32)

(6.33)
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図6。6柱 の応 力分布 と歪分布

対称 な構造物に逆対称荷重が作用 していることより、梁の応力分布は梁 と柱の接合部に関 して点対 称 とな

る。 この性質 を用いて(6.32,33)式 を(6.31)式 に代入すれば次式が得られる。

賜 一{い+1畿2)β ・μ}梱 …(一 一 ゆ(ゴ ニ・,1,一・,∫)(・ 鋤

また、梁のたわみ曲線の微分方程式を2回 積分することにより、第 」層節点の節点回転角は次の ように表現で

きる。

傷二1ズ偽 鴫 ξ)・ξ面(醐

た だ し、dβ ゴ=dβL(ゴ=0,1,...,た 一1)、dBゴ ニdBび(ゴ 二 鳶,_,∫)で あ る 。(6.35)式 に(6.33)式 を 代 入

し、(6.34)式 を 用 い て 整 理 す れ ば 次 式 を 得 る 。

・・=,鵜,)=,講 、)(・ 鋤

た だ し、dBゴ=d肌(ゴ=0,1,_,た 一1)、dBゴ ニdBび(ゴ ニ た,_,ノ)で あ る 。(6.36)式 よ り第 た層 以下 の

節 点 回転 角 お よび 第(た 十1)層 以 上 の節 点回転 角 は各 々 一 定 で な けれ ば な らな い。

θ」=θL(ゴ=0,1,…,た 一1) (6.37)

θゴ=θ 。(ゴ=た,一 ・,∫)(6・38)

一方、柱の正規化 フランジ応力分布は、無次元化反曲点高 さα」(階 高で無次元化)を 用いて次のように

表現できる(図6.6)。

瑠(・c・)ニ ・m・(箸 一・・一・・) (6.39)
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・霧(…)=一 ・m・(箸 一・・+の(圃

ただし、(6.37,38)式 よりαゴ=1/2(ゴ ≠ 鳶)であ り、第ゴ層 は上下の節点回転角が異 なるため・一般 に叫 ≠

1/2で ある。また、坊=珊dの/((～ ゴんゴ)(巧 は第ゴ層柱軸方向力で・(～ゴは第ゴ層層勢断力)で ・Pゴ は柱

フランジ応力が0と なる点の柱反曲点位置からの無次元化距離を表わす。ここでは、窃 ≦1/2(ブ ≠ 南)・飾+

p産≦1を 満足する場合 のみ扱 う。pゴ ≦1/2(ゴ ≠ 紛、 縣+毎 ≦1は 、それぞれ第 た層 以外の層 および第 ゐ層

の柱のフランジ応力が0と なる点が、その当該の層 の柱 内部 に存在することを意味 している。 また・ 吻 は第ゴ

層層モーメン トを降伏層モーメントで無次元化 したもので、 吻=(～ ゴんゴ/(2・40ゴ%4の)を 表わす。以下では

式表現の簡略化のため次の記号を用いる。

角(α わPゴ)-1{(1-・ ・+窃)・+2+(1一 α・一 窃)・+2+(・ ・+窃)"+2+(・ ・一 ・・)叶2}

以 αわ 助=(1一 αゴ十Pゴ)叶1+(1一 αゴーPゴ)叶1

凸(α ゴ,1与')=(α ゴーPゴ)叶1+(α ゴ+ρ ゴ)叶1

馬(・ 謝 一1{(1一 α・+窃)・+1-(1-・ ・一 物)・+1+(・ ・+窃)・+1-(・ ・ 一 ・・)π+1}

騙)一{鞠)舞 ド!(叶D{鼻(・ ・,・、)一。圭,ハ(・励

隔)一{鞠)塞 ド'い+1'{1互 凸(・ゴ,Pゴ)一。÷,凡(・・,窃)} (6,41)

最適性条件(6.27a)式 を柱 に対 して書けば次式を得る。

㌶ 。隼1・…{1・ 留(…)1ω …1・+1細1@…!・}・ … 一 β・μ

(6.39,40)式 を(6,42)式 に代 入 す れ ば次 式 を得 る。

(6.42)

(π σ写Cyπ+1)(π+2)(・m・)"+'F・(・わ 恥)ニ β・μ 圃

た だ し、 αゴ=1/2(ゴ ≠ 勅 で あ る。 また 、(6.34)式 と(6,43)式 か ら μ を消 去 す れ ば、mゴ が 梁 の 共 通 の正 規

化 材 端 歪eβ で 次 の よ うに 表 現 で き る。

(・観・隔{珊 隔)塞 ド ω+D (6.44)
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柱のたわみ曲線の微分方程式 より次式を得る(図6.7)。

窮 一・・一 一諾 僑 留(・ ・一ξ)一瑠(・・一ξ)}・ξ吻(・ 殉

(6.1)式 を用 い て(6.39,40)式 を(6.45)式 に代 入 し、 さ ら に(6。36)、(6.44)式 を用 い れ ば、 層 間 変 形 角 は 梁 の

共 通 の正 規 化 材 端 歪eBを 用 い て次 の よ うに表 現 で きる 。

瑞 一 ・…{'2dβ ゴ(η+2)+、 。、(害+、)凡(・・,坊)}(鯛

た だ し、dBj=d肌(ゴ=0,1,...,た 一1)、dBゴ=晦 σ(ゴ=ん,_,ノ)、 αゴ=1/2(≠ 陶 で あ る。(6.46)式

よ り、 層 間変 形 角 瑠 は 梁 の共 通 の正 規 化 材 端 歪eBに 比 例 す る こ とが わ か る。

ま た、柱 の縮 み量 は次 の よ うに表 現 で きる。

△・一 一ズ 号{・ 留(…)+・9(・c・)}・ …(鋤

(6.1)式 を用 い て(6.47)式 に(6.39,40)式 を代 入 す れ ば次 式 を得 る。

へ=欝{F・(α ゴ,P3)髪}一蝋 凡(偽,坊)(・ 調

第 た層柱のたわみ曲線の微 分方程式を2回 積分 した式は、境界条件の与え方により(6。45)式 とは異なる次

式 としても表現できる。

R・一・・一麦 ズ ∬,1輝(ξ)一 覗(ξ)}・ξ面

(6.1)式 を用 い て(6.49)式 に(6.39,40)式 を代 入 す れ ば次 式 と な る。

R・ 一・・-d
。絵1)(・m・)・{曇(・ ・,・・)一。÷,凡M}

(6。36),(644)式 を(6.50)式 に代入すれば、第 た層の層 問変形角最 の別表現が次の ように得 られる。

R・ 二 鮪{」2d
肌(π+2)+4。 讃+1)馬(　 ・・)}

(6.46)式G=の と(6.51)式 よ り、 砺 を 決 定 す る次 式 を得 る。

(6.49)

(6.50)

(6.51)
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梁の共通の正規化材端歪 εβは、次のコンプライアンス制約条件 より求められる。

ノ ノ

万=Σ 珈 ゴ+Σ 恥
ゴ=iゴ=1

∫ ゴ ノ ゴ

=Σ 角Σ 餓+Σ 巧Σ △・
ゴ=1∫=1ゴ=1`=1

ノ ノ

ニ Σ9ゴ 瑞 んゴ+Σ 瑞 ムゴ

ゴ=1ゴ ニ1

一鵬 》[②{
,、珂(1+2)+喝(雰+1)鵬 物)}

+諜1{鞠)鍔 ド ㌦ 偽,物)]

(6,52)

(6.53)

た だ し、(6.53)式 に お い てd切=d肌(ゴ=0,1,_声 一1)、d8ゴ=dBσ(ゴ=た,_,∫)、 αゴ ニ1/2(ゴ ≠ た)

で あ る。 また 聾 は(6,52)式 よ り定 ま る値 を用 い る。

図6.8の 曲げモーメン ト図を用いて、第ゴ層節点回 りの節点方程式 を書 き、構成法則を用いれば、梁の最

適断面積が次のように求められる。

砺 一,。
,砦。、{(1一 α・)9…+・ ・+19・+1・ …}・ 互11"(・ ⑭

た だ し、(6.54)式 に お い てdBゴ ニd肌(ゴ ニ0 ,1,_,鳶 一1)、d8ゴ=dBσ(ゴ=南,_,∫)、 αゴ=1/2(ゴ ≠

初 ・90んo=Q∫+1ん ∫+1=0で あ る。

一 方
、柱 の最 適 断 面 積 は(6.44)式 よ り次 の よ うに 求 め られ る。

オ・・一 舞 ら1μ{F・(αわP」)塞}11圃(鯛
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た だ し・ α」=1/2(ゴ ≠ 鳶)。 ま た 、(6.54),(6 .55)式 の αゐ,εβ に は、(6.52),(6.53)式 か ら求 め られ る値 を代 入

す る もの とす る。

柱 の 正 規 化 材 端 ひず み εOjは ・(6.39)式(た だ しzOj=0)を(6.1)式 に代 入 し、 さ らに 、(6・44)式 を

用 い る こ と に よ り、 梁 の 正 規 化 材 端歪eBを 用 い て次 の よ うに表 現 で きる。

吻 …{凡 圃 舞}制(偽+酬(・ 岡

ただし・ αゴ=1/2(ゴ ≠ た)。(6.56)式 より、柱 の正規化材端歪は梁の正規化材端歪に比例することがわかる。

尚ここでは、Pj≦1/2(ゴ ≠ た)、叫+粋 ≦1を 満足する場合 を扱 ったが、実際の計算上その条件がどの

ようにチェックされるかについて述べる。坊 ≦1/2(ゴ ≠ ゐ)は、Pゴ=ノ 〉ンdlσ」/(Qゴん」)を計算することにより

チェックできる。一方、 聾+恥 ≦1に ついては、(6.52)式 を満たす 偽 が存在す るか否かによってチェックで

きる。 もし(652)式 を満たす αゐが存在 しなければ、(6.42)式 から(6.43)式 を導 く際に定義されるFl(αbpの

等の表現 を変更 しなければならない。その後の計算 は、本論文で示 した手順 と同様 にして行える。 しか しなが

ら、上下層の梁のフランジ問距離dβσ,d肌 の差や、柱 フランジ間距離dc潅 の梁フランジ間距離に対する比、

スパン長一階高比 ～/毎に非現実的な値 を採用 しない限 り、 叫+pん ≦1を 満足するαたが存在することが確認

で きる。すなわち、巧 ≦1/2(ゴ ≠ た)、偽+p為 ≦1を 満足する設計解領域 と、その条件を満足 しない設計解

領域が存在するが、ここでは、現実的な幾何学的パラメターを採用 したときに貞橡 となる、基本的な設計解領

域の解表現を導いたともいえる。

6.4弾 性支持 されたモデルへの拡張

図6.9に 示す ような、弾性ばねで支持 された∫層単位ユニッ ト骨組モデルを扱 う。設計荷重 としては、P

の他に1層 柱脚節点に水平荷重Eoと 鉛直荷重%が 作用するもの とする。弾性ばねは、杭剛性をモデル化 した

ものであ り、一層柱脚節点の水平変位、回転、鉛直変位に関する剛性 と、水平変位および回転の相関剛性が存

在するものとする。 その節点の水平変位、回転、鉛直変位に関する剛性行列は、次式で与えられ、以下では指

定されているもの として扱 う。

岡二[裾晦 副 倒

(6.57)式 の剛性 としては、NovakandSharnouby(1983)に よる単杭(singlepile)と しての剛性を採用 し

てもよい。 この剛性 は、波動論に基づ き導かれた剛性 を振動数非依存型のもの として近似化 したものである。

この時、図6.9の モデルに対するコンプライアンス0(A)は 、次のように定義で きる。

0(A)=pTu(A)十 、σoUo(A)十 レbηo(A)

∫ ∫ ∫
=Σ{E・(・ ・(A)一 ・・(A))孤(・ ・(A)一 ・・(A))}+・ ・(A)ΣH・+・,・(A)ΣK

まニ ユ ゴニむ じコ　

=熱 ん酵)(考 ・A)僻㌦+価(A)砺(A)醐 岡{翻

(6.58)

ただし、Uo(A),θo(A),ηo(A)は 、設計Aの 骨組の一r層柱脚節点の水平変位、回転角、鉛直変位 を表わす。
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骨組全体の水平方向および鉛直方向の釣合式より次式を得る。

ノ

Σ ∬・=た 朋 ・・(A)+ゐ 朋 θ・(A)
`=0

(6.59)

∫
Σ 隣=励 ・(A)(6・60)
`=0

図6.9の モデルに対するコンプライアンス制約条件†の最小 コス ト設計問題は次のように述べ られる。

【問題ODSCS1

コンプライアンス制約条件

C(A)ニC(6.61)

を満たし、(6,2)式 で定義 される評価関数 ω を最小にす る断面積集合Aを 求めよ。

[問題ODSCS】 に対する大域最適性の必要十分条件は、基礎固定時の場合 と同様 に導 くことができ、最終

的には(6.27a)式 と同一のものとなる。[問 題ODSCS】 に対す る最適設計解を求める過程 も[問題ODSC】 の場

合 とほぼ同様である。ただし、(6.54)式 の梁の断面積の中で、ゴ=0に 対する表現が異な り、次の ように表現

される。

且・・一
,。,老 。。{α191・1-・ ・H・ ・(A)一 ・朋 ・・(A)}・ 西'1"(・ ・62)

これは、一層柱脚節点の節点方程式に弾性支持ばねの項が付加されることを意味 している。基礎固定時には、

基礎梁の断面積が隣接する梁の断面積の約1/3～1/2と な り、非現実的なものとなったが、弾性支持の場合に

は、支持ばねの存在により、(6.62)式 から明らかなように、そのような事態は発生 しない。

6.5応 答制約設計

前節 までは、 コンプライアンス制約条件下の最適設計理論 を扱ってきた。6-3節 で提示 した設計公式は、

コンプライアンス制約条件下の設計公式であり、設計公式中の梁の(平 均化)正 規化材端歪8β はコンプライ

アンス制約条件(6.53)式 から決定 された。 しかしなが ら、実際の設計 においては、 コンプライアンス値 を直

接指定するよ りも、骨組および部材の変形能力 を考慮 して梁の正規化材端歪 θ8を 指定する方が有用 である。

また、(6,56)式 を用いて、柱の正規化材端歪eσゴを指定値以下にするようなεβを求めることも可能である。

その時、指定 した8Bに 対するコンプライアンス値は(6.53)式 から算出できる。この意味で、前節 までに展 開

したコンプライアンス制約条件下の最適設計解公式は、平均化歪の最大値の制約設計公式 と見 なす こともで

きる。 さらに、 コンプライア ンス制約条件 下の最適設計問題においてコス ト係 数 として導入 された係数 を、

(6.56)式 の意味で梁と柱の正規化材端歪比の調整パラメター と見なすことも可能である。あるいは、その係数

を層 ごとに変化 させることにより、梁 と柱 の正規化材端歪の層方向分布の調整パ ラメター と見 なすことも可能

である。

ここでは、サ ンドイ ッチ断面部材から構成 される骨組に対する理論 を展開 しているが、前述のように、サ

ン ドイ ッチ断面部材の材端モーメントー材端回転角関係が、現実的な中実断面部材のそれ と等価 になるように

断面諸量を換算することにより・本平均化最大歪の制約設計公式は、現実的な部材の部材塑性率の制約設計公

式 として用いることが可能である。
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egjeCl

正規化材端歪分布

j hj(cm) dCj(cm) dBj(cm) Vj(t・ ・f)

10 350.0 21.0 33.0 33.0

9 350.0 21.0 33.0 30.0

8 350.0 22.0 33.0 30.0

7 350.0 22.0 33.0 30.0

6 350.0 23.0 33.0 30.0

5 350.0 23.0 35.0 30.0

4 350.0 24.0 35.0 30.0

3 350.0 24.0 35.0 30.0

2 350.0 25.0 35.0 30.0

1 350.0 25.0 35.0 30.0

0 35.0

表6。1 非 制御 パ ラ メター
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6-6設 計 例

前節 の応答制約設計法(平 均化歪の最大値の制約設計法)を 用 いて設計 した固定基礎 を有す る10層 の骨

組例を示す。非制御 パラメターの一部 を表6.1に 示す。 その他 の非制御パ ラメターは、'ニ700(cη τ),η=

5・0,%=3・0@η ∫/cm2),σ㌢/c㌢=2100@η ∫/cm2),ββ/βoニ1.8で ある。設計用水平荷重 角 は、建築基準

法の2次 設計で定められている図6.10に 示す分布形を採用 した。 その際に塑性率は5.0と した。ただ し、ここ

では構造特性係数に着目しているため、地域係数Zニ1.0、 振動特性係数 況¢=1.0、 形状係数 凡、=1.0と し

た。この時、(6.53)式 か ら求め られるコンプライアンスの値は、∂=5034.5(foη ∫・cm)で ある。

式(6.54),(6.55)を 用いて設計 した骨組の梁 と柱の断面積分布 を図6.11に 示す。図 より、柱 の断面積分布

は上層 に向かうに従い徐々に減少する滑 らかな分布 となっていることがわかる。一方、梁の断面積分布は1～

9層 においては滑らかな分布 となっているが、最上層梁 と最下層梁は隣接する梁の断面積 の1/3～1/2と なっ

ている。 より実用的な解 を得 るためには、他の設計条件 に基づ き導入される最小断面積制限 を考慮する必要が

ある。あるいは、6-4節 で提示 した弾性支持 されたモデルに対する理論 を用いれば、 このような事態は発生 し

ない。

図6、12、6.13、6.14は それぞれ、層 間変形角分布、水平変位分布 と梁および柱の正規化材端歪分布 を示

す。図より層 間変形角分布は層方向にほぼ一様 な分布 となっていることがわかる。 また、柱の正規化材端歪分

布 も第6層(上 記の 々層)を 除いてほぼ一様 となっていることがわかる。

6-7結 論

本章では、非線形弾性骨組の最適設計理論および静的設計用荷重に対する応答制約設計法を展開した。本

章の理論は、七章で展開する一層現実的なモデルを用いた理論を展開するための基礎理論としての意義を有し

ている。本章で得 られた主な成果は以下の通りである。

(1)

(2)

(3)

(4)

(5)

安定な構成法則を有する材料から構成される非線形弾性平面骨組に対 して、骨組全体 としての

ひずみエネルギーあるいは骨組全体としての平均化剛性の一つの指標であるコンプライアンスと

いうシステム性能量を定義 し、それを制約した最小コス ト設計問題を定式化 した。

最小コス ト設計問題に対する大域最適性の必要十分条件を最小ポテンシャルエネルギーの原理

を用いて導いた。最小断面積制約条件がすべて不等号で満たされるときの最適性条件は、 「最適

設計された骨組においては、部材あたりの平均ひずみエネルギー密度が、その部材のコス ト係数

に比例 して分配される」ことを示している。

単位ユニット骨組モデルを一例 として取り上げ、最適性条件を用いて部材の最適断面積の閉形

表現を導出する過程を示した。

本理論を弾性支持されたモデルに対して拡張するための方法を展開し、基礎個定モデルからの

設言松 式の変更点を明示 した。

変形モードも閉形表現で得 られるため、指定コンプライアンス値と梁の平均化材端歪が一対一

で関係づけられることを示した。その結果、平均化材端歪の最大値を直接制約することが可能と

なり・本最小コスト設計理論は・平均化材端歪の最大値の制約設計理論ともみなせることを示し

た。サンドイッチ断面部材の材端モーメントー材端回転角関係が、現実的な中実断面部材のそれ

と等価になるように断面諸量を換算することにより、本平均化最大歪の制約設計公式は
、現実的

な部材の部材塑性率の制約設計公式として用いることが可能である。
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七章 弾性支持 された非線形弾性建築骨組のシステム柔性

制約条件下の最小コス ト設計と応答制約設計・

本章の第一の目的は、非線形弾性構造物の構造物全体の柔性を表わす指標として新たに 「システム柔性」

と呼ばれるシステム性能量を定義 し、そのシステム柔性制約条件下の最適設計問題に対 して大域最適性の必要

十分条件を導き、その問題に対する準閉形解を誘導することである。第二の目的は、システム柔性制約条件下

の最適設計問題に対する設計解公式を用いて、静的設計用荷重に対 して指定した部材塑性率分布を示す骨組

の部材剛性を設計公式として誘導することである。ここで展開する手法は、前章でも述べたように、次の事実

から非弾性構造物に対す る理論とも見なし得る。すなわち、 「如何なる載荷経路においても除荷が生じなけれ

ば、非線形弾性構造物に対する理論は、同じ処女応カー歪関係を有する非弾性構造物に対する理論 とも見なし

得る」。DemsandMroz(1978)も 非線形弾性構造物に対する構造物全体の剛性 としてポテンシャルエネル

ギー量を取 り上げ、形状最適設計問題を定式化 しているが、彼らの理論は一項べき級数型の応カー歪関係に従

う材料で構成される構造物に限定されていることに注意する必要がある。それに対 して、ここで展開する理論

は、任意の非線形弾性構成法則に従う材料で構成される構造物に対 して適用可能である。

前章では、一項べき級数型の非線形弾性応カー歪関係に従う材料で構成され、サンドイッチ断面を有する

部材からなる建築骨組に対 してコンプライァンスというシステム性能を定義し、そのコンプライアンス制約条

件下の最小コス ト設計理論および応答制約設計法を展開した。本章では、任意の構成法則に従い、かつ中実断

面を有する非線形弾性骨組のより一一般的な設計理論を展開するために、上記のシステム柔性を制約条件とする

最小コスト設計理論および応塔制約設計法を展開する。さらに、非線形弾性構造物に対する設計感度解析法を

有効に利用 して、連続変数として求められた断面の幾何学的パラメターを、最も近傍の実在断面のパラメター

値に変更した場合の非線形応答の変化量を評価する方法を提示する。

7-1最 小 コス ト設計問題

図7.1に 示すようなスパ ン方向に単位ユニッ トを有する∫層骨組モデルを扱 う。実務において構造設言楮

は、次のような設計 目標 を設定する場合が多い。すなわち、激震 レベル(レ ベル2)の 設計用地震外乱に対 し

て梁はある程度の塑性変形を経験 してもよいが、柱 の応答は弾性範囲内にとどめたいと考 える。 このような設

計 を実現 させるために、上記のモデルの柱 は全てヤング係数Eの 線形弾性材料 で構成 されるものと仮定する。

一方
、梁はDruckerの 論文(Drucker,1958)の 意味 で安定な次のような任 意の非線形弾性応カー歪関係に従 う

材料で構成されるものとする。

dWお(`)(7
.1)σ=d

ξ

第 ゴ層 の階高および同一層 の2つ の支持 ローラー間距離 をそれぞれ 躬,Lで 表わす。部材中心線寸法が

指定 された骨組を、図7.1に 示 される設計用荷重H={角}に 対 して設計 しようとする。下か らゴ番 目の床 を

第ゴ床 と呼び、第(ゴ+1)床 を支 持する梁および第 ゴ層柱 をそれぞれ 「第 ゴ梁」,「 第 ゴ柱」 と呼ぶ。各梁は図

7.2に 示す ように、指定断面せい2d1ゴ および指定 フランジ厚d1ゴ ーd2」 を有するH型 断面部材で構成 されるも

のとする。設計変数は、梁についてはフランジ厚{6」}で ある。第 ゴ梁のウェブ厚は、指定係数 αを用いてα6ゴ

*本 章の一部は、1-2節 の論文 同 の一部 にカロ筆 しまとめたものである。
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図7,2梁 の断面形状(H型 断面部材)

で表わされるもの とする。一方、柱 に対す る設計変数は曲げ剛性集合{み}で ある。第ゴ柱 の断面2次 半径は

rゴで指定されているもの とする。

設計変数の集合 をkT={{bゴ}T{み}T}で 表わす。以下では設計kに よって定義 される骨組を 「設計k

の骨組」 と呼ぶ。荷重 瑞 の載荷点の載荷方向変位は設計kに 依存するためuゴ(k)と 表示する。設計kの 骨組

の第ゴ梁の歪分布 および第 ゴ柱の曲率分布 もまた設計kの 関数 となるため、それぞれξゴ(切ゴ,〃Bゴ;k),

κゴ(Zoゴ;k)と表示する。 ここで、 吻 ゴ,yBゴ,∬σゴは、図7.1に 示 される部材座標を表わす。以下では表現の簡略

化のため梁の歪分布および柱の曲率分布は、 ξゴ(k),κゴ(k)と表示する。

荷重Hの 作用下で実際に変形 している状態 を基準 とした無変形状態の非線形弾性骨組の全ポテンシャル

エネルギーレベルは、構造物全体の柔性を表わす一つのシステム性能量 と考えられるため、 ここでは 「システ

ム柔性」と呼ぶ。設計kの 骨組のシステム柔性をF、(k)で 表わすことにすると、それは次式のように定義 され

る。

凡(k)=一 Σ 踏 ゴD・ゴ[9(k)]一 Σ 恥 ゴDd・ ゴ(k)]+HTu(k) (7.2)

こ こ で、U(k)は{uゴ(k)}を 表 わ し、 恥 ゴ=2わ バd1ゴ ー(1一 α)d2ゴ}L,%ゴ=」 ゴんゴ/(Erわ は 第 ゴ梁 と第 ゴ柱

の 体 積 を表 わす 。(7.2)式 以 降 に お い て は、 梁 お よび柱 に 関 す る総 和 記 号 は 、 それ ぞ れ ゴ=0か ら ゴ=∫ ま で

と ゴ=1か ら ゴ=∫ ま で を表 わす 。(7.2)式 に お け るDBゴ[cゴ(k)】 とDcゴ[κ ゴ(k)]は そ れ ぞ れ 第 ゴ梁 と第 ゴ柱 の

平 均 歪 エ ネル ギ ー密 度 を表 わ し、次 の よ うに 表現 で き る。

砺・k・(・)]一[偽
、.(1≒ 闘 、{ズ ズ㌦ 彰(・)]蛎幅

一(1-・)♂ 鞠 ・)隔 幅}
(7.3)

D・・圃 一蹴 ㌦(・)・幅 (7.4)
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(7.3)式 では、梁には軸力が存在 しないとい う条件を用いている。

DemsandMroz(1978)は 、形式上(72)式 と同 じ表現 を扱 っているが、 コンプライアンスを制約する彼 ら

の理論は、一項べき級数型の応カー歪関係 に従 う材料で構成 される構造物に限定されてお り、任意の応カー歪

関係に従 う材料 で構成 される構造物に直接適用することはで きない。 それに対 して、 ここで展 開す る理論は、

任意の安定な応カー歪関係に従 う材料で構成される構造物 に対 して適用可能である。

第ゴ梁 と第ゴ柱 の重み係数(コ ス ト係数)を それぞれβBjと βcゴで表わす。評価関数を、ββゴとβcゴを

重み係数 とする重み付 き体積和 として次のように定義する。

一 Σ β・陶+Σ 鰍 ・=Σ β切・ち{・1ゴー(1燗 ・+Σ β欝(・ 句

システム柔性の指定値 をア、で表わす。 この時、システム柔性を制約条件 とする最小 コス ト設計問題は次

のように述べ られる。

【問題ODSF】

システム柔性制約条件

1『8(】k)=F8(7.6)

を 満 た し、(7.5)式 で定 義 され る評 価 関 数 ω を最 小 化 す る設 計kT={{ゐ ゴ}T{み}T}

を 求 め よ。

7-2最 適性条件の誘導

大域最適性の必要十分条件を導 くPragerら による一般的な方法(PragerandTayl・r,1968;Prager,1972;

Prager,1974)は 、[問 題ODSF]に 対 しても適用可能である。

制約条件(7.6)を 満たす任意の設計 をkT={{う ゴ}T{ゐ}T}で 表わ し、[問 題ODSF】 の最適設計解 を

正丁={{δ 」}T{ゐ}T}で 表わす。最適設計長の骨組 の変位u(髭)、 梁の歪分布{`ゴ(長)}、柱 の曲率分布{κゴ(正)}

は、設計kの 非線 形弾性骨組にとって運動学的に許容なモー ドであるため、設計kの 骨組 に対する最小ポテ ン

シャルエネルギーの原理(Dmcker,1958)に おいて次のように用いることができる。

Σ 玲 ゴD・ゴ[・ゴ(k)]+Σ%ゴD・ ゴ[・ゴ(長)]-HTu(正)≧ Σ1侮 ゴD・ゴ【・ゴ(k)]+Σ%ゴD・ ゴ[・ゴ(k)】-HTu(k)

(7.7)

設計kの 骨組 と設計 正の骨組 は、制約条件(7.6)に より同 じシステム柔性値 を有す るため、次の関係が成立す

る。

F,(k)=凡(k)

(7.8)式 を、(7.7)式 の右 辺 に代 入 す れ ば 、 次 式 が 得 られ る 。

Σ(玲 」一1侮 ゴ)1)βゴ[`ゴ(k)]+Σ(%」 一 砺 」)D・ ゴ[・ゴ(長)]≧o

ここで、 吻 」,y切 は設計kの 骨組の第 ゴ梁 と第ゴ柱 の体積 を表わす。

(7.8)

(7.9)
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一方、正が制約条件(7.6)を 満たす全ての設計の中で最適設計であるという条件は次のように表現でき

る。

Σ β・ゴ(玲」一㈲+Σ β・ゴ(吃」一砺 ゴ)≧0(7・10)

(7.9),(7.10)式 は 次 の よ うな ベ ク トル の 内 積 と も見 な せ る。

rTD≧0(7.11)

rTq≧0(7.12)

こ こで、r,D,qは 次 の諸 量 を表 わ す 。

・T={晦0一 晦0吻1-1告1_1告 ∫一 吻 ∫%1一 玲1…%∫ 一%∫}(7,13)

DTニ{DBO[`o(k)]DB1[`1(k)]_DBノ[・ ∫⑯ 】Dσ 、[・、⑳ 】_0σ ∫【・∫(正)]}(7,14)

qT={β θ。 β8、_β 町 β。、...βσ∫}(7.15)

(7,11)式 と(7.12)式 にFarkasの 定 理 を適用 す る と、[問 題ODSF]に 対 す る 大 域 最 適 性 の必 要 十 分 条 件 が 次 の

よ う に導 か れ る。

D=レq(7.16)

こ こで レは 正 の 定 数 で あ る。

最 適 性 条 件(7.16)は 、 具体 的 に は次 の よ うに表 現 され る。

DBゴ[`ゴ(k)1=レ βBゴforbeam(7 .17)

Doゴ[κゴ(k)】=μ βσjfbrcolumn(7.18)

換 言 す れ ば、(7.17,18)式 は 「最 適 設 計 され た骨 組 に おい て は、 各 部 材 の 平均 歪 エ ネ ル ギ ー 密 度 は 、 部 材 の コス

ト係 数 に比 例 して分 配 され る」 こ とを意 味 して い る。

7-3最 小 コス ト設計解の誘導

澗 題ODSF】 に対する閉形表現の解を前節で導いた最適性条件を用いて誘導する。以下では最適設計解の

み扱うので、(k)記 号は省略する。
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ここでは、梁に対する現実的な応カー歪関係 として、次の ようなRamberg-Osgood型 の ものを採用する

(図73)。

考 一 毒{π 一1σ1十α 一σン}(乳 ・9)

ここで、α,η,勉,%は 材料定数である。 η→ 。。の場合は完全弾塑性型の応カー歪関係 に対応する。

Ramberg-Osgood型 の応カー歪関係 に基づ く鋼梁の単調載荷時の解析的な曲げモーメン トー曲率関係は、物理

実験結果と良好な対応を示すことはよく知られている(Kaldjian,1967)。

(7.19)式 は応力 を歪で表現するのには適 していないため、 鞠(c)の 陽な表現 を得 ることはできない。 し

か しながら、ここでは 陥(c)お よび対応するDβ ゴ(cゴ),1)σゴ(κゴ)の数値 のみが各6,cゴ,κゴに対 して求められ

ればよく、その積分i暫 〒に際 してどの変数をパ ラメターとして選定するかは問題ではない。そこで、WB(c)を

計算するために、次のような関数π β(σ)を導入する。

噛)]≡ 咽 一1殉勉{(考)2+藷 考 嗣}(τ ・・)

万B(σ)は コンプリメンタリーエネルギー密度関数ではない ことに注意す る必要がある。cの 与えられた値 ♂

に対するσの対応する値 ゲ は、(7.19)式 を解 くことにより数値的に求められる。この値 ゲ が(7.20)式 に代

入 されると、 陥(～)が 求められる。以下の閉形表現の解の導出においては、 陥(`)の 値は(7.20)式 を用い

て計算される。

本 モデルにおける設計用荷重は梁に軸力 を生ぜ しめないため、第 ゴ梁の応力分布 は次のように表現でき

る。

ら(…,〃・・)一・ら(詞(穿)

表現の簡略化のために、次のような無次元量を導入する。

)
五

一
2

<

一
.JB

<

一

〇( (7.21)

・・瞬 ・)=の(τBゴ,yBj
σy),η1=漂,・ ・ 一 驚

(7.22)
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(7.21)式 を(7.20)式 に代 入 す る こ と に よ りπB[の(¢Bゴ,9β ゴ)]が 求 め られ る。 そ の値 はDBゴ(ξ ゴ)を 計 算 す る 際

に(7.3)式 で 用 い られ る。 そ の 時(7.17)式 は 次 の 表 現 に帰 せ られ る 。

σ9ξ Ψ

2[d・ゴー(1一 α)d2ゴ 】{・・4払 ・+(η+雛+2)司

一(1-・)碓 乃・+(
。謙+、)司}一 ・β・・ (7.23)

こ こで、Tlj,_,乃 ゴは 次 の 量 を表 わす 。

コriゴー
Jζ[εゴ({},η1{ムゴ)]2{1η1・T…～3-」41[5」({},η1{鶉1ゴ)]η胆(オη1,

馬 一ルG,両]2伽,呵1卜(垂,両 叶1伽(・ 鋤

第ゴ梁の材端回転角θゴは、(7.19),(7.21)式 を用いて梁の曲率分布を積分することにより次の ように求め

られる(図7.1参 照)。

・・二舞 倒 号・…)+
。睾,[・・(垂,…)r}(岡

一方、第ゴ層 の層間変形角Rゴ は、柱の曲率分布を最適性条件(7.18)式 に代入 し、 さらに演算を施すことによ

り、節点回転角と正の定数レを用いて次のように表現できる。

馬 一1(θ ゴ_1十 θゴ)+16響 〃一・(ら一・一研(τ26)

第 ゴ梁の最適 フランジ幅の表現 は、梁の材端断面 における応力分布 とその断面 における曲げモーメン トの

関係 を用いて次のように求められる。

・・=,
。轟 辮 。)喝%、]

ここで、 箕わ島ゴは次の諸量を表わす。

陶 一か(五 至,η1d1ゴ)η1吻・,鞠 ・一∠㌧(書,・ ・…)・ ・…

(7.27)式 における梁端曲げモーメントM均 は、層勇断力{gゴ}を 用 いて次のように表現できる。

(7.27)

(7.28)

1
M・ ゴ=至[(1-9)Qゴ んゴ+窃 ・・9ゴ+1んゴ・・](729)

こ こで 、 〈ゴ=(3Rゴ ー θゴー2θゴ_1)/[3(2況 ゴー θゴー θゴ_1)】で あ り、 〈o=〈 ∫+1=go=g∫+1ニ0で あ る。

第 ゴ柱 の 最適 曲 げ 剛 性 み は 、 た わ み角 法 公 式 と層 方 程 式 よ り、次 の よ うに 求 め られ る。

み ニ 、(9ゴ 琴21ヒゴー θゴー θゴ_1)(・ 鋤

(7・30)式 に お い て ・(～ゴの 代 わ りに((～ゴ+1>ゴRゴ)を 代 入 す れ ば柱 のP-△ 効 果 を考 慮 し た時 の解 を得 る こ とが

で きる。 こ こで 、 罵 ・は 第 ゴ層 柱 の 軸 力 で あ る。
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一旦梁の正規化材端縁応力5
1」が決定 されると、7㌔ と7うゴは数値的に計算できるため、(7,24)式 におけ

る婿jと 乃」は、81」のみの関数 とも見なせる。以下では、表現の簡略化のため、第ゴ梁の正規化材端縁応力

8」(五/2,dlj)お よびyBjニd2ゴ における正規化応力 εゴ(L/2,d2」)を 、それぞれ81ゴお よび52ゴ と表現する。同

様 に、(724)式 で定義 される乃ゴ、 箕ゴは、 ε2」の関数 と解釈で きる。断面の平面保持お よび法線保持の仮定

により、 ε1ゴとε2」の間には次のような関係が存在する。

…(1+α5f∫1)一 …(1+・ ・穿1)砦(・31)

従 っ て(7.23)式 の 左 辺 は ε1」の み の 関 数 と見 なせ る。 そ れ ゆ え 、(7.23)式 に よ り ε1ゴは レ の 関 数 と理 解 で き

る。 さ ら に、 第 ゴ梁 の材 端 回転 角 θ」は 、(7.25)式 に よ りレ の 関 数 と解 釈 で き、 瑞,MBゴ,み も ま た(7.26,29,

30)式 に よ り レの 関 数 と解 釈 で き る。従 っ て、(7.27)式 の 右 辺 もま た(7.31)式 に よ りレ の 関 数 と理解 で きる。

最 適性 条 件(7.17,18)を(7.2)式 に代 入 す れ ば、 次 式 が 得 られ る。

ア・=一 Σ 晦 ゴββゴレ ー Σ%ゴ βσゴレ+HTu (7.32)

(7.27,30,26)式 が(7.32)式 に代 入 さ れ れ ば 、(7.32)式 の 右 辺 は レの み の 関 数 と な る。 そ の 時 レ は(7.32)式 か

ら 瓦 を用 い て一 意 に決 定 され る。 一旦 レが 決 定 され る と、 δ」,み,θ」,瑠 も また 決 定 され る。

梁 の コス ト係 数 ββ」 と比d2」/d1ゴ が 全 層 で 一 定 の 場 合 に は、 梁 に対 す る最 適 性 条 件(7.23)は 、 全 て の 梁

の材 端 縁 歪 が 一 定(=`B)と な る こ とを 要 求 す る こ と に な る。 梁 の 共 通 の正 規 化 材 端 縁 歪 を εB=ξ β/旬 で

表 示す れ ば 、 レ は(7.23)式 と応 カ ー歪 関 係(7.19)式 に よ りeBの 関数 と見 なす こ とが で きる。 従 っ て、(7.32)

式 の右 辺 は、eβ の み の 関数 と見 な せ る。(7.24)、(7.28)式 のTlゴ ～ 嬬 ゴは 、 直 接 的 に は 瓦 値 に対 して で は

な く、eBに 対 して計 算 可能 で あ る。(7.32)式 に お い て、 指 定 した 瓦 の 値 に対 応 す る 切 の 値 を見 い だ す た め

に、 こ こで はNewton-Raphson法 を採 用 す る。 まず 、(7.32)式 に対 して次 の 関 数 を定 義 す る。

ノ(eB)ニ ー Σ 恥 ゴ(eB)βBゴ 〃(eB)一 Σ%ゴ(eB)β σゴレ(eB)+HTu(eβ)一 ア 。 (7.33)

関数∫(εβ)は、eβ の陽な関数ではないので、 ノ(eB)のeBに 関する導関数を計算するには、次のような数値

的手法によらざるを得ない。

警),蝿 一 ノ(・猶+△ ・B)一 ノ(・急△eβ)(・ 鋤

もし図7.4に 示 されるようなeβ_F,曲 線が前もって描かれていれば、指定値瓦 に対するeBの 初期値を

精度 よく求めることがで きる。図7.4で 採用されている幾何学的および力学的パラメター、 および設計用荷重

は、後述の設計例題で用いられているものと同 じである。システム柔性制約条件下の日 訥計問題に対する解

を見いだすためのフローチャー トを図7.5(a)に 示す。 ββゴとd2ゴ/d1ゴが全層 において一定でない場合には、あ

る特定の梁の材端縁歪を主パラメターとして選定 し、その他の梁の材端縁歪は(7.23)式 よりiterativeに 求め

ることにより、(7.32)～(7.34)式 と同様の方法を展開す ることができる。

最上層梁と最下層梁に対する(7.29)式 の右辺においては、一項のみ存在するため、それらの梁のMBゴ 値

は隣接す る梁のそれの約1/2あ るいは1/3と なる。そのため、そのような梁のフランジ幅 も、隣接する梁のそ

れの約1/2あ るいは1/3と なる。 もしそのような設計が実用上受け入れられないものであるな らば、中村、竹

中の論文(NakamuraandTakenaka,1983)と 同様に最小剛性制限を付加 して理論 を改修する必要がある。実
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FindεBfro■ εB-Fgcurve(Fig.7.4)
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図7.5(a)シ ス テ ム 柔 性 制 約 条 件 下 の 最 適 設 計 を 求 め る フ ロ ー チ ャ ー ト,

お よ び(b)梁 の 部 材 塑 性 率 制 約 設 計 を 求 め る フ ロ ー チ ャ ー ト
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↓
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、

Eq・749`

F

CalculateTIj～T4」(Eq.7.24)

andTsj,T6j(Eq.7.28)
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図7.7種 々の構成法則に対す る梁の

材端縁歪一部材塑性率関係

用的に受け入れられるような設計を得るためには、そのような梁にかなり大きな最小剛性制限値が割 り当てら

れる必要がある。

74弾 性支持 されたモデルへの拡張

図7.6に 示すような、弾性ばねで支持された∫層単位ユニット骨組モデルを扱う。設計荷重としては、H

の他に1層 柱脚節点に水平荷重恥 が作用するものとする。弾性ばねは、杭剛性をモデル化 したものであり、

一層柱脚節点の水平変位および回転に関する剛性と、その両者の相関剛性が存在するものとする。その節点の

水平変位および回転角に関する剛性行列は、次式で与えられ、以下では指定されているものとして扱う。
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[κP】一[髪餐君1乞算君](735)

(7.35)式 の 剛 性 と して は、(6.4)節 と同 様 に、NovakandSharnouby(1983)に よ る単 杭(singlepile)と

して の 剛 性 を採 用 して も よい 。 こ の 時 、 図7.6の モ デ ル に対 す る シ ス テ ム 柔 性 罵(k)は 、 次 の よ う に 定 義 で き

る。

凡(k)=一 Σ 陶DBゴ[・ ゴ(k)】一Σ1妨Dの[・ ゴ(k)】+HTu(k)

-1{・ ・(・)・・(・)}[κ・】{捗ll釜1}伽(・)

∫

=一 Σ 》みゴD・ゴ[cゴ(k)]一 Σ%ゴD・ ゴ[・」(k)】+Σ ∬・(・・(k)一 ・・(k))

`=1

-1価(・)砺(・)}囮憾1}+姻 シ

(7.36)

ただし、Uo(k),θo(k)は 、設計kの 骨組の一層柱脚節点の水平変位および回転角を表わす。骨組全体の水平方

向の釣合式 より次式を得 る。

ノ
Σ 私=た 朋 ・・(k)+たHRθ ・(k)(7・37)
i=0

図7.6の モデルに対するシステム柔性制約条件下の最小 コス ト設計問題は次のように述べられる。

【問題ODSFS1

システム柔性制約条件

F5(k)=F3(7.38)

を満たし、(7.5)式 で定義される評価関数 ω を最小にする設計kを 求め よ。

[問題ODSFS]に 対する大域最適性の必要十分条件は、基礎固定時の場合 と同様 に導 くことができ、最終

的 には(7.17,18)式 と同一のものとなる。[問 題ODSFS】 に対する最適設計解を求める過程 も[問題ODSF]の

場合 とほぼ同様である。ただ し、(7.29)式 の梁端曲げモーメン トの表現の中で、 ゴ=0に 対する表現が異な

り、次のような表現に帰せ られる。

1
M・ ・=互{ζ191ん1一 たR月・UO(k)一 た・・θ・(k)}(7・39)

これは、一層柱脚節点の節点方程式に弾性支持ばねの項が付加されることを意味 している。基礎固定時には、

基礎梁の断面積が隣接す る梁の断面積 の約1/3～1/2と な り、非現実的なものとなったが、弾性支持の場合 に

は支持ばねの存在により、(7.39)式 から明らかなように、そのような事態は発生 しない。

7.5静 的部材塑性率制約設計

7-3節 では、梁の最適断面積および柱の最適曲げ剛性が指定されたシステム柔性値に対 して求められた。

ここでは、7-3節 で導かれた設計解公式を最大部材塑性率制約設計のための公式として用いる方法にっいて述

べる。
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まず、梁の材端回転角に関する塑性率(荷 重の載荷時に部材のいたるところで除荷が生 じなければ、同一

の処女応カー歪関係を有する材料から構成される非線形弾性部材と、非弾性部材の挙動は区別できないため、

ここでは敢えて塑性率という用語を用いる)を 定義する。第ゴ梁の材端回転角θ」は、(7.25)式 において材端

縁応力により表現されている。第ゴ梁において、材端縁歪が`yと なる時の材端回転角をθyゴと表示すれば、

第ゴ梁の材端回転角に関する部材塑性率は次式で定義できる。

… 一為(・ 鋤

第 ゴ梁の材端回転角に関する部材塑性率の指定値をアθゴで表わす。 このとき、次の ような問題を考える。

[問題SIRFR】

設計用荷重Hに 対 して、幾何学的、力学的パ ラメターおよび{βσ」(forallゴ),{βBO～

βB∫}の 中の一つ}が 与えられたとき、梁の最大部材塑性率制約条件

μθ」=π θゴ(ゴ=o,…,∫) (7.41)

を満足する設計kT={{ゐ 」}T{み}T}を 求めよ。

(7.25)式 から、その部材塑性率は梁の材端縁歪 と一対一に対応することがわかる。一旦部材塑性率 μθゴが

指定されると、対応する梁の材端縁歪eBゴ`yは 、(725)式 と(7.19)式 から求められる(図7.7を 用いれば,

指定 した部材塑性率に対す る梁の材端縁歪が視覚的にも求められる)。 その時、前節で導いた最適設計解公式

を用いて、その材端縁歪に対する梁の断面積および柱の曲げ剛性が求められる。

システム柔性制約条件下の最適設計問題においてはコス ト係数{ββゴ},{βcゴ}は完全に指定されたが,そ

の最適性条件は中村 と山根の論文(NakamuraandYamane,1986)と 同 じ意味で別の解釈が可能である。

すなわち,最 適性条件(7.17,18)は,{β βゴ},{βCj}を 重み係数 とする設計規定条件 とも解釈 できる。 この時

{βBゴ},{βσゴ}は,塑 性率制約設計において塑性率を制御するためのパ ラメター と理解 される。 この塑性率制約

設計においては梁の塑性率が指定されるため、{ββ」},{βσゴ}の全てを与えることはできない。塑性率制約設計

においては、 βBOと{βc1～ βc∫}が指定できる。その時、正の定数レは(7.23)式 の第一式G=0)か ら求

められ、{ββ1～ βB∫}は 、(7.23)式 の他の式か ら求められる。 また、比{βσゴ/βBO}を柱 の材端縁歪の基礎

梁の材端縁歪に対する比 を制御するための係数 と理解することも可能である。 このことは、第ゴ柱 の材端曲率

が、 βBoと{μ θゴ}を指定 した後では、(7.23),(725),(7.26)式 からβの/βBoの みの関数 と理解 されるか らであ

る。

システム柔性制約条件下の最適設計解公式を用いた塑性率制約設計法の フローチャー トを図7.5(b)に 示

す。梁の指定塑性率分布 が全層で一定の場合には、最下層 と最上層 の梁のフランジ幅が隣接する梁のそれの約

1/2か ら1/3と なる。 もしこのような設計が非現実的であるならば、そのような梁に対 しては、比較的小 さな

塑性率を指定する必要がある。梁の塑性率指定設計においては、梁の材端縁歪あるいは梁の部材塑性率を指定

することが必要 となるため、 この設計変更手続 きは、最適設計問題において最小剛性制限を設定す ることより

も簡単である。

これまでは、断面の幾何学的パ ラメターを連続変数 として扱 ってきた。 しか し、現実の設計では、採用 さ

れる部材断面の種類は有限であ り、そのパラメター値 は離散的に与えられる。あるいは、特定層 ごとに同一断

面部材を採用す るのが一般 的 である。これまでに展開した理論 を用いてこれ らの問題に答える有力な方法の一

つは、連続パラメターとして求め られた値 を最 も近傍の実在断面 のパ ラメター値に変更 した時の非線形応塔 の
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変化量を設計感度解析法により評価することである。Ryuら(1985)が 示しているように、非線形弾性構造物

の静的荷重に対する設計感度解析を実施するには、静的荷重を載荷 したときの最終段階における接線剛性行列

を求める必要がある。一般にこの接線剛性行列を求めるには、各設計について増分型の非線形解析を実施 しな

ければならない。しかし、この解析を微小にパラメター値が変化させられた各設計について実施することは、

計算時間の面で非現実的である。本理論では、梁のみに塑性化を許容し、かつその部材接線剛性行列は、材端

縁歪値を少し変動させた有限差分近似により比較的容易に求められるため、全体の接線剛性行列を求めること

も比較的容易である。従って、本理論で求めた連続変数パラメター値を離散的なパラメター値に変更したとき

の非線形応答の感度を計算することは、比較的単純なアルゴリズムを用いて実行可能である。

7.6設 計 例

【Example7.1】20層 骨 組(シ ス テ ム柔 性 制 約 条 件 下 の最 適 設 計)

シ ス テ ム柔 性 制 約 条 件 下 の 最 適 設 計 問 題 に対 す る例 題 を示 す 。 こ こ で は、 次 の よ うな 設 計 条 件 を採 用 す

る 。 全 ての 梁 は(7.19)式 の 非線 形弾 性 材 料 で 構成 さ れ る もの とす る。 た だ し、材 料 特 性 を規 定 す るパ ラ メ タ ー

と して は、 α=1.0,η=10.0,σy=2.94(ノv/㎜2),内/`ン=2.06(たN/m2)を 採 用 す る 。 一 方 柱 は 、 ヤ ン グ係

数E=2,06(た1V/m2)の 線 形 弾 性 材 料 で構 成 され る もの とす る。 ま た、 コス ト係 数 お よ び そ の他 の 非 制 御 パ ラ

メ タ ー は次 の 通 りで あ る。 βBゴ=6.0,β σ」=1.0;d2ゴ/d1ゴ=37.5/40.0(fbrallの,ん1=450・0(cm),ん2～

ん20==350.0(cm),dl(2」_1)ニdl(2ゴ)=41.0一 ゴ(cm),τ・2」_1ニr2」=31.0一 ゴ(cm)(ゴ=1,...,10),〔11(o)ニ

40.0(cm),」L=700(cm),α=3/800

現 実 的 な 設 計 例 を得 る ため に、 設計 用 水 平 荷 重 は、 建 築 基 準 法(1981)の2次 設 計 で規 定 され て い る分 布

形 を採 用 し た。 その 際 に 許容 塑 性 率 と して は μ=3.0を 採 用 し、 骨 組 の 一 次 固有 周期 と して は、T=2.13(8)

を 仮 定 した 。 この 一 次 固 有 周 期 は 、 梁 お よ び柱 と もヤ ン グ係 数Eニ2.06(た1V/m2)の 材 料 で 構 成 され て い る と

み な した時 の 一次 固 有 周 期 で あ る。 シ ス テ ム柔 性 の指 定 値 と して は 、 ア、=3.5×105(1V・m)を 採 用 し た。

そ の 時 の 梁 の材 端縁 歪 はNewton-Raphson法 か ら計 算 さ れ、`β/`Ψ=8.30と な る。 図7.5(a)の 設 計 フ ロー

チ ャー トを用 い て求 め た梁 の 最適 断 面 積 分 布 お よび柱 の 最適 曲 げ剛 性 分布 を図7.8に 示 す 。

【Example7.2】20層 骨 組(静 的 部 材 塑 性 率 制 約 設 計)

次 に静 的 部 材 塑 性 率 制 約 設 計 の例 題 を示 す 。 ま ず 最初 に、 梁 の 部 材 塑 性 率 と し て全 層 一 様 な分 布 を指 定 し

た と きの 例 を示 す。 幾 何 学 的 お よび力 学 的非 制御 パ ラメ ター はExample7.1と 同 じで あ る。 ま た 、 塑 性 率 指 定

設 計 で 指 定 可 能 な重 み係 数 は 、 βFO=6.0,βc1=_=βo∫=1.0と す る 。 そ の他 の係 数 ββ1～ βB∫ は

(7.23)式 か ら計 算 され、 βB1=_=βB∫=6.0と な る。

設 計 用 水 平 荷 重 は、 数種 類 の 梁 塑 性 率 に対 す るシ ス テ ム柔 性 の 直 接 的 な 比 較 を 目的 と して、Example7.1

と同 じ もの を採 用 した。 梁 の 指 定 部 材 塑性 率 と して は、 μθ=1.0,2.0,3.0,4.0,5.0を 指 定 した。 図7.5(b)の 設 計

フ ロー チ ャー トを用 い て求 め た梁 の断面 積 分 布 と柱 の 曲 げ剛 性 分 布 を図7 .9に 示 す 。

【Example7.3】10,20,30,40層 改 修 骨 組

次 に1層 お よび2層 床 梁 を 改修 した10,20,30,40層 骨 組 の例 を示 す 。20層 骨 組 の 幾 何 学 的 お よび力 学 的 非

制御 パ ラメ ター はExample7.1と 同 じで あ る 。20層 以 外 の 骨 組 の 梁 の 断 面 成 の 半 分 お よび柱 の 断面 二 次 半径

は 以 下 の 通 りで あ る。

[10層 骨組]d1(2ゴ_1)=d1(2ゴ)=42.0_2ゴ(cm),r2ゴ_1=r2」=32.0_2ゴ(cm)(ゴ=1,...,5),

d1(o)=40.0(cm)o
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図7.9部 材塑性率制約設計 された20層 骨組の梁の断面積分布

お よび柱の曲げ剛性分布(一 定部材塑性率指定)

[30層 骨絢d1(2ゴ_1)=d1(2ゴ)=40・5-(ゴ/2)(c観),r2ゴ ー1=r2ゴ=30・5-(〃2)(cm)(ゴ ニ1,…,15),

d・(・)=40・0(・m)・

[40層 骨組141(2」-1)=d1(2ゴ)=40'5-(ゴ/2)(c隅)'「2ゴ ー1ニ 「2ゴニ30'5-("2)(cm)(ゴ ニ1'●'"20)'

d・(・)ニ40・0(・切 ・

ま た階 高 は、 ん1=450.0(cm),h2～ 妨=350。0(cm)で あ る。

こ こで は、 同 一 の層 数 を有 す る骨 組 につ い て は 同 一 の 設 計 用 荷 重 を設 定 し た。 それ らは、 建 築 基 準 法 で規

定 され てい る もの と し(4`分 布)、 一 次 固有 周 期 と して は、10,20,30,40層 骨 組 に対 して 、 そ れ ぞ れ1.08,2.13,

3.18,4.23(sec)を 仮 定 した。 ま た、 塑 性 率 と して は3.0を 仮 定 した。

これ らの 設 計 用 荷 重 に対 して、1層 お よび2層 床 梁以 外 の 梁 の 指 定 部 材 塑 性 率 と して μθ=1.0,2.0,3.0,

4.0,5.0を 設 定 した時 の例 を以 下 に示 す 。

1層 お よび2層 床 梁 を改 修 した設 計 を得 る た め に 、 そ れ らの 梁 の 指 定 塑 性 率 と して0.25μ θ,0.80μθを設 定

し た。 こ こ で μθは そ れ 以 外 の 梁 の指 定 塑 性 率 を表 わ す 。 本 例 題 で は・ 係 数 βB2お よび βc1～ βc∫ と して ・

一121一



βB2=6・0お よびβσ1=_=β σ∫=1.0を 選定 した。その他 の係数は、 μθ=1,0,2.0,3.0,4,0,5.0に 対 して

それぞれ、(β、Bo,βB1)=(0。359,0.373),(0.406,0.419),(0.513,0.438),(0.643,0.447),(0.764,0・451)で ある。

また・ βB3=_ニ βB∫=6.0で ある。図7.5(b)の フローチャー トにおいては,βBOが 指定 されたが・ ここ

ではβBOの 代わ りにβB2が 指定されていることに注意する必要がある。

図7.5(b)の フローチャー トを用いて求めた梁の断面積および柱の曲げ岡1牲の分布 を図7.10と 図7。11に 示

す。図7.10は 、 この改修方法が実用的な設計を得るための妥 当な方法であることを示 している。 この改修方法

は、最上層梁についても同様 にして適用可能である。

図7.12は 、梁について一様な部材塑性率分布を指定 した時の10,20,30,40層 骨組の部材塑性率 一システム

柔性関係 曲線を表わ している。ただ し、βBjニ6.0,βCj=1.0(fbrallの である。また、図7,12に おい

て、設計用荷重は、各層 数骨組 ごとに一定のものを採用 した。図7.12に より、指定 した梁の部材塑性率 に対応

するシステム柔性の値 を比較することがで きる。

本 理論 の妥当性 を検証するために、設計用荷重分布 に対する増分型非線形応答解析を実施 した。理論 と

の整合性を考慮 して材料非線形性のみ考慮 した。梁の材端曲げモーメントー節点回転角関係 における接線剛性

は、微小 な材端縁歪増分を与えたときの復元力特性値から有限差分の概念 を用いて数値的に算出 した。一例 と

して、 μθ=3.0(全 層一定)の 条件下で設計 した20層 骨組を解析 した。梁の材端節点回転角 と層間変形角 に

ついて理論値と増分解析値を比較 したところ、両者の最大誤差は1.3%で あった。図7.13は 本増分解析結果に

よる梁の材端曲げモーメントー材端節点回転角関係 を表わす。

7.7結 論

本章では、六章の理論をさらに発展させた、非線形弾性骨組に対する最適設計理論および静的設計用荷重

に対する部材塑性率制約設計法を展開した。本章において得られた主な成果を以下に示す。

(1)

(2)

(3)

(4)

(5)

(6)

任意の安定な非線形弾性応カー歪関係に従う材料特性を有する部材から構成される骨組の、静

的荷重に対する骨組全体としての柔性を表わす指標として、システム柔性と呼ぶシステム性能を

噺 たに定義した。このシステム柔性は、静的荷重の作用下で、実際に変形している状態を基準と

した無変形状態の非線形弾性骨組の全ポテンシャルエネルギーレベルとして定義されている。

設計用水平荷重の作用を受ける単位ユニット骨組モデルについて、システム柔性制約条件下の

最小コスト設計問題を定式化 し、非線形弾性構造物に対する最小ポテンシャルエネルギーの原理

とFarka8の 定理を用いてその問題に対する大域最適性の必要十分条件を導いた。この最適性条

件は、最適設計された骨組においては、各部材の平均歪エネルギー密度が、コス ト係数に比例 し

て分配されることを示している。

最適性条件 と釣合式を用いて、梁の最適断面幅および柱の最適曲げ剛性の準閉形表現を導い

た。

基礎固定モデルに対する最適設計理論を弾性支持された単位ユニット骨組モデルに拡張するた

めの理論を展開した。

最小コスト設計問題におけるコス ト係数を部材塑性率の応答調整パラメターと見なす部材塑性

率制約設計法を展開した。

数個の設計例により、本システム柔性制約条件下の最小 コス ト設計解公式および部材塑性率制

約設計公式の有用性を例証 した。また、設計用荷重に対する静的増分型弾塑性応答解析を実施

し、本設計解公式の妥当性を例証した。

一122一



」
O
Ω
一ヒ
3
`

あ
」
O
り
0●

0

5

0

2

1

1

0

5

0

5

3

2

2

1

0

5

0

5

0

4

3

3

2

2

…
5i

臨 "e=tO 20story

1斗イて[
2.〇

二↓_3.0

4.0

5.O

lI1、
ド 　

,groundflo。rbeam

巳.

」 ノ
昌"1 '.1冒 91

30story

,

一μ03toα

0=

5=

0=

5

韮

=

=

=

匡

ヤ
〆 2.0

3.0
-4 .0

5.0
「』
「「' !

!ground刊 。。rbeam

邑

韮
一

■

』1 一 ノ
■.■ ■ 1

40story

願

戸"e=tO

2.0

!3.O

β4.O

r5.0

0

5

0i

5=

0=
=

5=
=

0=

5.

汽 』
=

韮

=

一

い
、

!

/ /
1、〆 唖

匡

/

レ .

/

でstfborbeam

/duct嗣act併=・ ・80・μθ

grouodfborbeam

/duc絢fact。 「:0・25xμe

■

■

、1、r… ノ
■ 曜 ■ lllll●

O 5001000

Cross-s㏄tionalareaofbeam(cm2)

10

0

5

0

5

2

1

1

30

ゑ255
20

ぎ15
あ10

5

0

5

0

5

0

5

0

5

4

3

3

2

2

1

1

"e=1・02
.03

,0

韮㎞ ト「_ _斗 一 一 μo・1・o
208tory

韮

5.O

"
2.0

3.0

4.O

H』

職
・▼1,ll弓.巳1

=

=

=

妻「暗

韮

至
=、
=

韮

茎

、

、

、

x

、
《 ㍉

」

ろ
ラ

、

/μ
/「
/覧 ノ

と躰5・or、

e=1・02
.0

-3
.〇

-4.o

、

㌔

308tory

A.

lr■ ■1コ91

=

唱

臨 、

ズ μe=to

408tory

茎"

韮"

韮"

圭1

韮

圭

至

＼ / ノ
β2.0

3.0

-4 .0

,5.0

＼L

、、

、、て

1、ヤつ

〈 、

汚
/・

r〈//＼

/
〃

、やレ
厳L

¥

㌔..

㌧
㌔

1 1 1` 1 1 1'

0481216202428

B帥dhgsti什nessofcobmn(x108N・m2}

図7.10部 材塑性率制約設計 された10,20,

30,40層 骨組の梁 の断面積分布

(非一定部材塑性率指定)

図7,11部 材 塑性 率 制約設 計 され た10,20,

30,40層 骨組 の柱 の 曲げ剛 性分 布

(非 一定 部材 塑性 率 指定)

(
F
㌘
Z
O
O

F
X
》

》
鑑
富
Ω
嬬X
O
窩

鐸
一〇
一
〇9
」
の

0

8

6

4

2

ノ
/

や鉾/
/

7∠ 3q磐 ダ
r

/
20"Od

1一 一
/'/ r

/ンレ寸/
story〆

'

、0

ド

012345

Ductil耽yfactorinbeam-endrotation

(
∈

.Z
O
9

×
F
oo
.
O
×
)

建

Φ

§

①
£

邸

芒

Φ
∈
O
∈

O
ε
理

①
山

3

2

1

1stbeam
F

/
「

5thbeam
II

110thbeam

ノ
/

/　 1
5thbeam

20thbeam

l
0 1 2

Beam-endrotation(x10-2rad)

図7.12梁 の部材塑性率 一システム柔性値関係 図7.13部 材塑性率制約設計 された骨組の

静的弾塑性解析に よる梁端 曲げ
モー メン トー梁端 回転角関係

一123一



文献

A・ ・ti・,M.A.・ndK.S.Pi・t・ ・(1985)・D・ ・ig・ ・fS・i・mic-re・i・tantF・i・ti・n-b・acedF・ames訊 伽 ・ε・助 ・,

ASCE,V6L111,No.12,pp2751-2769.

B・11i・g,R.J.,K.S.Pi・t・ ・andV.Ci・mpi(1983)・Optim・IS・i・mic-・e・i・t・ntD・ ・ig・ ・f・Plan・ ・Steel

Frame.・Eαrfんg駕 αたeEπg飢eerゴ πgα πd5f剛c施rα'1)gη α而c3,V6L11(4),pp541-556.

Bensoe,MP.andJ.Sokolowski(1987):SensitivityAnalysisandOptimizationofEla£tic-pla8ticStruc-

tures.1ヲ π9ゴπee7噸ησOpfゴmゴzα オ歪oπ,Vol.11,PP31-38・

Bhatti,M,A.andK.S.Pister(1981):ADualCriteriaApProachfbrOptimalDesignofEarthquake-

,esi,tantSt,u,t・,alSy・t・m・.E・ 吻 ・・左d卿 ・・吻 ・・㎡ 伽 伽 ・・'伽 ・m歪・・,恥1・9(6),PP557-

572.
Cinquini,C.(1984):OptimalityCriteria長)rMaterialswithNonlinearBehavior:ApplicationtoBeams

inBending.五1πgゴ ηeεrゴπg5諺r駕c加rε5,V6L6(1),pp61-64.

Cinquini,C,andR.Contro(1985):OptimalDesignofBeamsDiscretizedbyElasticPla£ticFinite

Element.Oomp胱r5α πd5伽c加re8,V6L20,pp475-485.

Dems,K.andZ.Mroz(1978):MultiparameterStructuralShapeOptimizationbytheFiniteElement

Method.∫ πオ。ZIV『 瓢7η.1匠 εfん.Eπg.,V61.13(2),pp247-263.

Drucker,D.C.(1958):VariationalPrinciplesintheMathematicalTheoryofPlasticity.Pmcε ε漉 πg5{ゾ

5〃即05ゴ α ゴη 細pJぎe4ルfαfん επLαf歪c5,McGraw-Hil1,V6L8,pp7-22.

Gasparini,D.A.andE.H.Vanmarcke(1976):3歪m翅 」α9edEα 崩g拠 舵 ルfof歪oη500mpαf歪 δ'eω 伽Pre5c再6e♂

丑e5poπ5e5pεc抽 。51酵gκE,AcomputerprogramdistributedbyNISEE/ComputerApphcations,

MassachusettsInstituteofTechnology,Cambridge,MA.

Kaldj孟an,M.J.(1967):Moment-curvatureofBeamsasR且mberg-OsgoodFunctions.Z5オ 彫cf.ヱ)勿 。,

ASCE,V6L93,No.5,pp53-65.

Kanaan,A.E.andG.H.Powell(1973):.4σeπ εrα'Pψpo5eOomp瞬erProgγ ω η ノbT1)〃 παmゴcAη αJy5歪50∫

血e1α5f歪cP'α πe5オr短c施re5-DR41κ.2P.ComputerProgramDistributedbyNISEE,Berkeley,CA.

Kaneko,1.andG.Maier(1981):OptimumDesignofPlasticStructuresunderDisplacementConstraints.

Oomp包Z.ルfefん.ノ 室PP乙 ルfεcん.」醒π9.,Vol27,PP369-391.

Mroz,Z.,MP.KamatandR.H.Plaut(1985):SensitivityAnalyslsandOptimalDesignofNonlinear

BeamsandPlates.Z5「fr勉c乙 ルfecん.,VoLl3(3&4),pp245-266.

中 村 恒 善(1980):建 築 骨 組 の 最 適 設 計 丸 善

Nakamura,TsuneyoshiandY.Takenaka(1983):OptimumDesignofMultistoryMultispanFramesfbr

PrescribedElasticCompliance.Z5f川c乙Mecん.,V6L11(3),pp271-295.

Nakamura,Tsuneyo6hiandI.Takewaki(1989):DuctilityDesignviaOptimumDesignofNonlinear

ElasticFrames.」 。3ご肥cf。Eηg.,ASCE,V61.115,No,3,pp608-625.

Nakamura,Tsuneyo6hiandT.Yamane(1986):OptimumDesignandEarthquake.responseConstrained

DesignofElasticShearBuildings,EαTfんg駕 αたeEπgゴ ηee短 ηgα πd5fr電c掘mLO〃 ηαπL歪c3,Vol.14,

pp797-815.

一124一



Newmark,N.M.andWJ.Hall(1982):Eα 而g瓢 αゐε5pec諺7uα π4Pe5ゆ,EarthquakeEngineeringRe-

searchInstitute,Berkeley,CA.

Novak,M.andB.E.Sharnouby(1983):StiffhessConstantsofSinglePiles,」.σ εofecゐ 、翫g,,ASCE,

VoL109,No.7,pp961-974.

Polak,E.,K.S.PisterandD.R&y(1976):OptimalDesignofFramedStructuresSubjectedtoEarthquakes.

1ヲπ9`πε87ゴπ9ρpfゴmぎ2α オぎoη,V6L2(1),PP65-71.

Prager,W.(1972):Conditions最)rStructura10ptimalit弘Oo卯 厩r5α π43蝕 伽re5,Vol.2,pp833-840.

Pr鰭er,W.(1974):配m面 蜘 π オ05蜘 伽rα'Opご 翻2αfゴoπ.SpringerV6rlag.

Prager,W.andJ.E。T{Ψ10r(1968):ProUemsofOptimalStructuralDesign.」 。4〃 乙M8cゐ.,VoL35,

pp102-106.

Ryu,Y。S.,M.Harririan,C.C.WuandJ.S,Arora(1985):StructuralDesignSensitivityAnalysisof

Nol11inearResponse.OoπLp切er5α πぱ5諺 剛cf君7℃5,Vbl.21(1&2),pp245-255.

Ybkoo,Y.andTsuneyoshiNakamura(1977):NonstationaryHystereticUniaxialStresひstrainRelations

ofaWide-HangeSteel,PartII,EmpiricalFormulae.野 αη5.オ π 鳩ec伽 α～∫π5f翻eけ 」αpαη,No.260,

pp71-82.

一125一



八章 弾性支持された非弾性建築骨組の

激震時最大部材塑性率制約設計・

動的弾塑性応塔 を考慮 した設計問題に対 して、設計感度解析法 を適用する際には、静的問題のように最大

応答 を与える時の釣合式を陽に表現することができないため、静的問題に対 して用 いた手法 を採用することが

で きない(た とえばPister,1981)。 従 って、有限差分の概念 を適用 して、設計変数 を一つずつ微小に変化 さ

せた時の動的弾塑性応答解析を設計変数の数に対応す る回数だけ実行するか(例 えばBhatti,1979)、 あるい

は、Rayら の方法(Rayetal.,1978)を 採用する必要がある。BhattiやRayら の方法は、理論上は如何なる

構造物に対 しても適用可能であるが、単純な構造物以外は、必ずしも実際上有用なレベルには達 していない。

ここでは、限られた種類の問題に対 してのみ適用可能であるが、上記の方法 よりは格段 に効率的かつ力学

的基礎に基づ く設計理論 を展 開する。

これまでに、構造物特性 に関するパ ラメター、あるいは設計用地震動 に関するパラメターを種々変化 させ

て、構造物の地震動に対 する弾塑性応答特性 を調べ る研究は数多 く行 なわれているが、非弾性応 答量を直接制

約 して構造物 を設計するとい う設計問題 に対する理論は極めて少ない。地震時動的弾塑性応答を考慮 した設計

問題に関 しては、次のような研究が存在する。Hisat・kuandK・b・ri(1970)は 、勢断型構造物モデルについ

て、層 問剛性分布 および弾性限強度分布 を種々変化 させた時の極 めて多数の弾塑性時刻歴応答解析結果に基づ

き、望 ましい応 答分布(た とえば塑性率一定)を 示すパラメター値を決定 している。小堀 ら(1970,1971)は 、

最大変位応答制約条件下で、勇断型履歴構造物の確 率応答指標を最小化する剛性分布パ ラメターを決定す る数

値的方法を示 している。藤原(1977)は 、非弾性骨組モデルについて、梁 と柱の層方向剛性分布、および梁 と柱

の層方向強度分布をパラメ トリックに変化 させた時の応答解析結果か ら、望ましい応答分布 を示すパラメター

値 を決定 している。石丸(1975a,b)は 、非弾性応塔 スペク トル法 と等価線形化手法を組 み合 わせ て、梁降伏

型架構 に対 して、指定 した梁の部材塑性率を与えるような梁の降伏モーメ ントを求める方法 を提案 している。

しか しなが ら、石丸 は、梁の降伏モーメントを算出する式は提案 しているが、梁の剛性 や柱の剛性お よび強度

を算出する式は提示 していない。従って、一貫 した設計理論 とはいい難い。また、梁の指定塑性率が全層で一

様でない場合には直接拡張できない。山田 ら(1984)は 、勢断型構造物モデルについて、等価線形化手法を用

いて、指定 した層塑性率応答 を示す構造物の剛性分布 を求める理論 を展 開 しているが、 その精度 については

言及 していない。Biggsら は、非弾性応答スペク トル手法 と塑性設計法 を組み合わせた設計法 を提案 している

(Anagnostopoulo6,HavilandandBiggs,1978;LaiandBiggs,1980)。Pisterら は、設計感度解析法 に基

づ く非線形計画法を採用 している(AustinandPister,1985;Austin,PisterandMahin,1987a,b;Balling,

Bhatti,CiampiandPister,1981;Balling,PisterandCiampi,1983;Balling,PisterandPolak,1983;Bhatti,

1979;Bhatti,Ciampi,PisterandPolak,1981;BhattiandPister,1981a,b;Polak,PisterandRay,1976;Pis-

ter,1981)。Plsterら は最適設計問題 を扱っているのに対 して、Biggsら は直接的には最適設計問題 を扱っ

ていない。 また、中村 と山根(NakamuraandYamane,1986)お よび中村 と小坂(KosakaandNakamura,

1989)は 、 レベル1地 震動に対する地震時弾性応塔 制約設計法 を用いて勢断型構造物 を設計 し、その時の層 問

相対変位の指定値 と降伏層間相対変位の比を調節することにより、レベル2地 震動 に対する非弾性応答 を間接

的に制御する設計法を提案 している。

*本 章の一部 は、1-2節 の論文[6]の 一部に加筆 しまとめたものである。
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⑧1節 では、7-5節 で展開した静的部材塑性率制約設計法を一つの動的部材塑性率制約設計法として用い

る方法を展開している。設計目標は、 レベル2設 計用地震動(41節)に 対する動的最大梁塑性率分布が、指

定した分布となる骨組の部材断面パラメター(設 計変数)を 見出すことである。

8.2節 では、8.1節 で単位ユニット骨組モデルに対 して展開した動的部材塑性率制約設計法を多層多スパ

ン建築骨組に対 して拡張する方法を示している。

8.3節 では、8-1節 で基礎固定の単位ユニット骨組モデルに対 して展開した動的部材塑性率制約設計法

を、杭基礎をモデル化 した弾性ばねで支持 された単位ユニット骨組モデルに対 して拡張する方法を示 してい

る。

尚、本章では、レベル2設 計用地震動に対する設計目標を単一の制約条件とする場合のみを扱っている。

8.1単 位 ユニ ッ ト骨組 モデル

ここでは、図8.1に 示す ような単位ユニッ ト骨組モデルを対象 とする。各層の質量は床 レベルに集中 し

て存在 するもの とし、各部材の断面変更に拘 らず指定値であ るとす る。 また、梁お よび柱 に対する仮定は七

章 と同 じもの とする。 ここではレベル2設 計用地震動に対 する設計用応答 スペク トル としてNewmarkand

HaH(1982)の 提案するスペク トル(4-1節)を 採用する。この激震 レベルの設計用応答スペク トルに適合する

多数の人工地震波群に対する梁の最大部材塑性率の平均値+標 準偏差値を以下では、μlg)と表示する。また、

その指定値を鵡ク)と表示する。ここで扱う問題は、次のように述べられる。

澗 題DrRFR1

幾何学的、力学的パラメターおよび{β0ゴ(foraUの,{β βo～ ββ∫}の 中の一つ}

が指定 されたときに、激震 レベル(レ ベル2)の 設計用応答スペ ク トル(NHス ペ

ク トル)に 適合する多数の人工地震波群 に対 して、梁の最大部材塑性率制約条件

(P)_

瑠)(ゴ=o,..,∫)μθ」 一 (8.1)

を満足する設計{{6」}T{み}T}を 求めよ。

7.5節 の静的部材塑性率制約設計法を一つの動的部材塑性率制約設計法として用いるには、激震 レベル

(レベル2)の 地震波に対する最大応答層勢断力の評価が必要となる。その方法として、これまでに非弾性応

答スペクトル法、等価線形化法等が提案されてきているが、現段階では、激震 レベルの地震波に対 して非弾性

応答を示す骨組の最大応答層勇断力を正確に求める方法は、時刻歴応答解析法以外には存在しない。しかしな

がら、初期設計の段階で非弾性時刻歴応答解析を多数の設計用地震波群に対して実施することは極めて非現実

的である。そこでここでは、一つの近似的手法として、強震時(レ ベル1)設 計用地震動に対する応答スペク

トルを用いてSRSS評 価した時の弾性応答の最大応答層聾断力のr倍 をレベル2の 地震波に対する最大応答層

勇断力 として採用する。この最大応答層勇断力は、骨組部材の設計変数の関数となるため、最終的に骨組部材

の設計変数を求めるには繰 り返 し計算が必要となる。ただし、この最大応答層勢断力が、レベル2の 地震波に

対する最大応塔層勇断力 と厳密に一致 していても、材料 レベル、部材レベル、あるいは層レベルにおいて採用

する履歴法則によっては、レベル2の 地震波に対する最大応答梁塑性率が指定値と一致するとは限らない。 し

かしながら、指定梁塑性率分布として特定層を除いて層方向にほぼ一様な分布を採用した場合には、上記の方

法はかなりよい近似を与える。

ここで採用するアルゴリズムは次のように要約できる。
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[ステップ1]レ ベル2地 震動に対応する設計用応答スペ ク トルに適合する多数の人工地震波群に対

して、骨組の平均最大応答層勢断力か ら算出される水平荷重の初期値 を設定する(た とえば建築

基準法における2次 設計用必要保有水平耐力か ら算出 される水平荷重)。

[ステップ2]7-5節 の設計解公式を用いて梁の断面積、柱の曲げ剛性を求める。

[ステップ3]梁 を殉/`》 をヤング係数 として有する線形弾性材料から構成 される部材と見なし、 レ

ベ ル1の 設計用スペク トルに対する平均最大応 答層勢断力をSRSS評 価法により求める。

[ステップ4]ス テップ3で 求めたレペル1設 計用地震動に対す る平均最大応答層勇断力のr倍 をレ

ベル2設 計用地震動に対 する平均最大応答層勢断力 として採用する。その値 から、 レベル2設 計

用地震動に対する設計用水平荷重を算出する。

[ステップ5]ス テップ4で 求めた設計用水平荷重 とステップ1(あ るいは前回のステ ップ4で 求め

た値)に おける設計用水平荷重を比較し、その差がある値以下ならば終了する。そうでない場合

はステ ップ6に 進む。

[ステップ6]ス テップ4で 求めた設計用水平荷重をステップ1に おける設計用水平荷重として採用

し、ステップ2～ ステップ5を 繰 り返す。

適用例

一例として
、5,10,20層 骨組に対 して、本設計法を適用 した場合 を示す。各層の質量は等質量 とし、30

(ton)と した。骨組 の幾何学的および力学的非制御パ ラメターは、10層 お よび20層 骨組 については7-6節

と同 じである。5層 骨組 については、力学的パラメターのすべておよび幾何学的パ ラメターの一部 は、10,

20層 骨組の場合 と同 じであ り、梁の断面成 の半分お よび柱の断面2次 半径 は以下の通 りである。d1(o)=

40.0(cm),d1σ)=42.0-2ゴ(cm)乃 二32.0-2ゴ(cm)(ゴ=1,_,5)。 減衰としては、一次の減衰定数を0。02

とする初期剛性比例型の ものを採用 した。図8,2.8.4は 係数rと して1.5(実 線)と2.0(破 線)を 採用 した時

の梁の断面積分布および柱の曲げ剛性分布 を示す。 ここでは上記の繰 り返 し計算 を10回 実施 した。尚、図8,2-

8.4に は、各骨組の一次固有周期 も示 されている。

上記の方法の妥当性を検証するために、本設計法を用いて設計 した5,10,20層 の各2個(rニ1.5,2.0)、

計6個 の骨組の激震時の時刻歴応答解析をDRAIN-2Dプ ログラム(KanaanandPowell,197の を用いて実施

した。その際に、梁の材端モーメントー材端回転角関係 は理論曲線をバイリニアー近似 したものを採用 した。

その第一勾配は、梁 を%/%を ヤング係数として有する線形弾性材料から構成 される部材と見な したときの剛

性 として算出 した。 また、第一折点に対応する回転角は、理論曲線上で材端縁歪が丁度Cyに なる時の回転角

とし、第一折点に対応する曲げモーメン トは、その回転角に上記の第一勾 配の剛性 を乗 じたものとした。 さら

に、第二勾配は、上記第一折点 と、理論 曲線上における材端回転角に関す る塑性率が2.0で ある点を通るよう

に選定 した。

梁の指定塑性率を、図8.5-8.10に ・で示す。以下では、梁の材端回転角に関する塑性率(ductilityfactor

inbeam-endrotation)を 単に梁塑性率(beamductilityfactor)、 層 間相対変位に関する塑性率 を単 に層塑

性率(storyductilityfactor)と 呼ぶ。ただし、層塑性率を定義する際の降伏層問相対変位としては、当該の層

におけるレベル1地 震動時の{降 伏応力/最 大応答材端縁応力}の 比の最小値をレベル1地 震動時の最大応答

層問相対変位に乗 じたもの として定義 した。

レベル2地 震動に対す る人工地震波10波 を、上記の レベル2地 震動に対する設計用速度応答スペ ク トル

(減衰定数o.02)に 適合するようにsIMQKEプ ログラム(Gaspariniandvanmarcke,1976)を 用いて作成
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した(4-1節)。 図8.5,7,9は 、上記の係数rを2.0と して設計 した骨組の10波 の人工地震波に対する最大応

答梁塑性率 価aximumbe㎜ductilityfactor)と 最大応鞠 塑性率(maximumstoryductilityfactor)の

平均値の分布 と、それらの値の平均値 ±標準偏差値の分布 を表わす。 また、図8.6,8,10は 、rニ1.5と して

設計 した骨組の同様の分布 を表わす。図8.5-8.10は 、本設計法に基づき中間層において一様 な指定梁塑性率分

布の下で設計 した骨組は、 レベル2の 人工地震波に対 して梁塑性率のみならず、層塑性率 においてもほぼ一様

な応答 を呈することを示 している。また、図8.6,8,10は 、最大層塑性率の平均値+標 準偏差値分布がほぼ指定

梁塑性率分布 と一致するようなr値 が存在することを示 している。 このr値 は指定梁塑性率 レベル、梁の断

面形状、梁 と柱の剛性比等に依存すると考 えられる。従 って、梁の断面形状の種類や梁 と柱 の剛性比(例 えば

{βσ」/βB2})等 が指定 されたあるグループの骨組群 についてr一 μθ」関係を求めておけば、設言楮 が指定する

μθ」に対 してrの 値が常に求め られるため、本設計法 を一つの動的塑性率制約設計法 として用 いることが可能

となる。

次に、梁の中間荷重による梁端初期応力の動的応答に及ぼす影響を明らかにするために、上記の骨組にお

いて梁端初期応力を考慮 した時の時刻歴応答解析を実施 した。その結果、応答は梁端初期応力を考慮 しない場

合 と図上では区別で きないほ ど類似 したものとなった。 これは、左右両方の梁端初期応力は中央鉛直軸に関 し

て対称な分布 となるのに対 し、地震時荷重による梁の応力はその軸に関 して逆対称 となるため、一方の梁の応

答 が増幅されるときは、他方の梁の応答 は抑制 されるため、節点回転角応答は両方が平均化 された性状 を示す

か らである。 しかしなが ら、単位ユニット骨組モデルではな く、一般の多スパン骨組の最外縁スパ ンにおいて

は、このような事態は発生 しないため、初期応力を考慮 した場合 には、考慮 しない場合 よりも少 し大 きめの応

答 を示す。この事実は、多スパ ン骨組に対する応答解析(8-2節)か らも明らかとなる。

8-2多 層多 スパ ン骨組

8-1節 のスパ ン方向単位 ユニッ ト骨組に対す る動的塑性率制約設計法 を用いた多層多スパ ン建築骨組の動

的塑性率制約設計法を示す。

著者 らは、静的設計用荷重 を受ける非線 形弾性骨組の構造物全体の柔性を表わすシステム性能量 として新

た`ご システム柔性"を 定義 し、そのシステム柔性 を制約条件 とする最小 コス ト設計理論 を展開 した(Nak缶

muraandTakewaki,1g89;お よび7.1-7.3節)。 まずスパン方向に単位ユニットを持つ多層骨組モデルについて

最適設計問題を定式化 し、その問題 に対する大域最適性の必要十分条件 と閉形表現の解 を導出 した。 さらに、

その設計公式 を静的部材塑性率制約設計のための公式および動的部材塑性率制約設計のための公式 として用い

る方法についても言及 している。

ここでは、多層 単位ユニッ ト骨組モデルについて展開 した動的部材塑性率制約設計法 を多層多スパ ン骨組

モデルに拡張す る方法 を示 し、 レベル2設 計用地震動 に対応する設計用応答スペ ク トルに適合するように作成

した人工地震波群(4-1節)に 対する弾塑性時刻歴応答解析によりその妥当性 を検証する。

図8.11に 示す ような∫層5ス パ ン骨組を扱 う。図8.11の 左からた番 目のスパンの第ゴ梁を、以下では第

(ゴ,句梁 と呼び、左 からた番 目の列の第 ゴ柱 を、第(ゴ,句柱 と呼ぶ。ここでもレベル2設 計用地震動に対する設

計用応答スペク トル としてNewmarkandHall(198勾 の提案するスペク トル(4-1笛)を 採用する。 この激震

レベルの設計用速度応塔 スペク トルに適合する多数の人工地震波群に対す る第(ゴ,句 梁の最大部材塑性率の平

均値+標 準偏差値 を以下では、 μ1禦 と表示する。ここでは、名層 においてその中の最大値を制約することを目

的 とし、その指定値を万19)と 表示する。ここで扱 う問題は、次の ように述べ られる。
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【問題DIRFRM】

激震レベル(レ ベル2)の 設計用応答スペクトル(NHス ペクトル)に 適合する多

数の人工地震波群に対 して、梁の最大部材塑性率制約条件

m砥{(D)μ θゴゐ}=誘9)(ゴ=・,..,∫)(8・2)

鳶

を満足する設計{{うゴ鳶}丁怖}T}を 求めよg

多層単位ユニッ ト骨組モデルの多層多スパ ン骨組モデルへの最も直接的な拡張の一つは、各層 の節点の節

点回転角を層毎 に一定とすることにより実現できる。 ここでは、基本的な設計を求めることを目的 として、次

の条件 を満足する骨組を扱 う。

)01(

(ii)

(iii)

(iv)

梁はwide-Hange断 面部材か ら構成 されているものとし、その断面せいは層毎に2d1ゴ(ゴは層数

を表わす)で 一定 とする。 また、 ウェブ幅 も2d2」で一定 とする。その他の梁に関する仮定は、

本論文七章あるいは中村 と竹脇の論文(NakamuraandTakewaki,1989)と 同 じである。

同一層 の柱の断面2次 半径 は同一で、同一層 の内柱 の断面積は等 しい ものとし、外柱の断面積

は内柱の断面積の1/2で ある。

同一層の節点の節点回転角は等 しいものとする。(こ の条件が厳密 に満足 されるような設計解

を見いだす。)

同一層の梁の材端曲げモーメントはすべて等 しいもの とする。(こ の条件が厳密に満足 される

ような設計解を見いだす。)

8-1節 の方法により、 ∫層単位ユニット骨組モデルについては、動的部材塑性率制約設計が求められてい

るもの とす る。 その方法の概 略を述べると、次のようになる。まず、7.5節 の静的部材塑性率制約設計法を用

いてある設計用荷重に対 する設計を求める。求め られた設計を有する骨組のレベル1設 計用地震動に対する平

均最大応答層勢断力 をSRss評 価法を用いて算出する。その平均最大応答層聾断力のr倍 をレベル2設 計用地

震動時の平均最大応獺 勇断力として採用する。その層勇断力のもとで、上記の静的部材塑性率制約設計公式

を用 いて新 たに設計を求め直す。以上の操作を設計が収束するまで繰 り返す。ただ し、スパ ン長 五 としては、

図8.11の モデルの最小 スパ ン長を選ぶ。 これは、上記の仮定(iii)と(7.25)式 から明らかな ように、最小 スパ

ン長の梁の材端回転角に関す る塑性率が最大となるため、その値 を直接的に制約するためである。また、各層

の質量については、図8.11の モデルの第 ゴ層質量を1鴎 とすれば、 ∫層 単位ユニット骨組モデルの第ゴ層質量

は1鴎/8(8は スパン数)で 与えればよい。 節点回転角θゴは、 ∫層 単位ユニット骨組モデルに対 して次式に

よ り求められている。

ら二舞{去 紡・(争,…)+詣 卜釦(争,両・)r}(・ 岡

ただし、 五〇は最小スパ ン長を表わ し、5ゴ0(τβゴ0,ンθゴ0)は最小スパ ンに存在する第 ゴ梁の応力分布 を表わす。

一方最小スパン以外の第 たスパンに存在する第ゴ梁の材端縁応力 鞭(L
ん/2,d1ゴ)は、次式によ り求め られ

る。

ら 一瞭{去 …(争た,・1ゴ)+。彰 卜(争,偽 ・)r}

この時、最小スパン以外のスパ ンの梁の断面積 は次のように求められる。

(84)
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… 一,殉 陥 身 一 。)弗 、司(庵=0,1,2,...,8;ゴ=0,...,∫)
(8.5)

ただし、7ち抽,端 頚 は次式から計算 される。

騒 イ ら・(争,η1d・・)痴 為 ・イ 鞠・(争 馳あ・)耽伽(&・)

ここで採用す るアルゴ リズムは、次のように要約で きる。

[ステップ1]最 小スパ ン長 五〇を有す るスパ ンに注目し、1鴎/8を 第 ゴ層の質量 として前節の多層単位

ユニ ット骨組モデルに対する設計理論を用いる。 ここで、 誘9)を 最大部材塑性率の指定値 とし

て 選 ぶ 。 θ」,ろ,Mβ 」は この段 階 で 求 め られ る。

[ステ ッ プ2](8.4)式 を用 い て、8ゴ 髭(恥/2,dl∂ を求 め る。

[ステ ッ プ3](8.5)式 を用 い て 帳 を 求 め る。

適用例

等 スパ ン長を有する5層5ス バ ン骨組 と10層5ス バ ン骨組に対 して本手法を適用 した例を示す。各節点

および梁中央点において質量を図8.11の ように設定 した。梁、柱の部材断面は、前節で示 した方法に基づき、

多層単位ユニット骨組の部材断面 を用 いて決定した。

上記の骨組の人工地震波10波 に対す る弾塑性時刻歴応答解析をDRAIN-2Dプ ログラム(Kanaanand

Powell,1973)に より実施 した。各梁の材端モーメン トー材端回転角関係は前節 と同様 にバイリニアー近似 と

した。その際の第一勾配、第一折点、第二勾配の設定方法は前節 と同様である。一方、減衰 としては初期剛性

比例型(一 次の減衰定数0.02)の ものを採用 し、骨組の非減衰一次固有周期 は、多層単位ユニ ット骨組の値を

用 いた。また、各質点位置において自重 による鉛直方向載荷を行 なってか ら時刻歴解析 を実施 した。従 って、

この場合 には、梁の中間荷重による初期応力の効果が自動的に考慮 され ることになる。

図8.12は 、5層5ス バ ン骨組の第1～ 第5ス パ ン梁(図8,11の 左側か ら)の 応答部材塑性率の最大値の

平均および最大値の平均±標準偏差を示す。 ここでいう梁の部材塑性率 とは、梁の剛体回転成分を取 り除いた

正味の材端回転角 を逆対称曲げモーメント発生時の降伏材端回転角 θyjで 除した値をいう。また、図8.13は 、

5層5ス パ ン骨組の層塑性率の最大値の平均および最大値の平均±標準偏差を示す。 ここで、層塑性率を定義

する時の降伏層間変位 としては、前節で定義された単位ユニッ ト骨組モデルにおける降伏層間変位 を採用 し

た。

一方、図8.14は 、10層5ス パ ン骨組の第1～ 第5ス パ ン梁(図8.11の 左側 から)の 応答部材塑性率の

最大値の平均および最大値の平均±標準偏差を示す。また、図8.15は 、10層5ス パ ン骨組の応答層塑性率の

最大値の平均および最大値の平均±標準偏差を示す。5層 および10層 骨組 とも、梁の応答部材塑性率の最大値

の平均値+標 準偏差値分布は、ほぼ目標分布 となっていることがわかる。

次 に、スパ ン長の異 なる5層3ス パ ン骨組 と10層3ス パ ン骨組 に対す る設計例 を示す。骨組の幾何学的

形状を図8.16に 示す。その時の梁 の断面積分布 を図8.17,18に 示す。ただし、柱の曲げ剛性分布 は、図8 .2,

8.3の 実線 と同じである。
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8-3弾 性 支持 され た単位 ユニ ッ ト骨組モ デル

8-3節 では、7-4節 で展開 した、弾性支持された単位ユニット骨組モデルのシステム柔性制約条件下の最

小 コス ト設計解公式を7-5節 と同様の意味で静的部材塑性率制約設計公式 と見なし、 さらに8-1節 と同様の手

法 を適用 した動的部材塑性率制約設計法を展開す る。84節 と同様に、レベル2の 設計用速度応答 スペク トル

に適合する多数の人工地震波群に対する梁の最大応答部材塑性率の平均値+標 準偏差値を以下では、 μ19)と 表

示する・また・その指定値を万19)と 表示す る・ここでは・ 融a2節 とは異な り・レベル2設 計用地震動に対

す る応 答 ス ペ ク トル として 、MostaghelandAhmadi(1979)の ス ペ ク トル(4-1節)を 採 用 す る。

こ こで は、 次 の よ うな問 題 を扱 う。

【問 題DIRFRS】

図8.19に 示 す 弾 性 支 持 さ れ た単 位 ユ ニ ッ ト骨 組 モ デ ル に つ い て 、 幾 何 学 的 、 力 学

的 パ ラ メ ター お よび{β σゴ(forallの,{βBO～ βB∫}の 中 の一 つ}が 指 定 され た

と き に、 激 震 レベ ル(レ ベ ル2)の 設 計 用 応 答 ス ペ ク トル(MAス ペ ク トル)に 適

合 す る多 数 の人 工 地 震 波 群 に対 して 、梁 の最 大 応 答 部 材塑 性 率 制 約 条件

μ19)=誘9)(ゴ=0,...,∫)(8・7)

を満足する設計{{ゐ」}T{」ゴ}T}を 求めよ。

上部骨組の減衰 とは独立に与えられる水平ばねおよび回転ばねに対応す るダッシュポッ トの減衰係数の存

在により、系全体 としては非比例減衰系 となる。 この非比例減衰系の各次の減衰定数を近似的に評価す るため

に4-2～4-4節 と同様の手法 を採用する。 この時、[問 題DIRFRS]に 対す る解法アルゴリズムは、基礎固定時

の8-1節 の場合 とほぼ同様に次のように構築できる。

ここで採用す るアルゴリズムは次のように要約できる。

[ステップ1]レ ベル2の 設計用応答スペクトルに適合す る多数の人工地震波群 に対す る骨組の平均

最大応答層勇断力から算出され る水平荷重の初期値を設定する(た とえぽ建築基準法における2

次設計用必要保有水平耐力から算出される水平荷重)。

[ステ ップ2]7-5節 の設計解公式を用 いて梁の断面積、柱の曲げ剛性を求める。

[ステ ップ3]梁 を%/Cyを ヤ ング係数 として有す る線形弾性材料から構成 され る部材 と見なす。前

述の方法 により、全体系 としての各次の減衰定数を近似的に評価 し、レベル1の 設計用スペク ト

ルに対す る平均最大応答層勇断力をSRSS評 価法により求める。

[ステ ップ4]ス テップ3で 求めたレベル1設 計用地震動 に対する平均最大応答層勇断力のr倍 をレ

ベル2設 計用地震動に対す る平均最大応答層勇断力 として採用す る。 その値から、レベル2設 計

用地震動に対す る設計用水平荷重 を算出する。

[ステ ップ5]ス テップ4で 求めた設計用水平荷重 とステップ1(あ るいは前回のステップ4で 求め

た値)に おける設計用水平荷重を比較 し、その差がある値以下ならば終了す る。そうでない場合

はステップ6に 進む。

[ステップ6]ス テップ4で 求めた設計用水平荷重をステップ1に おける設計用水平荷重 として採用

し、ステ ップ2～ ステップ5を 繰 り返す。
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SoiloftypeI SoiloftypeII SoiloftypeIII

kHH(tonf/c匿)

kHR(tonf/rad)

kRR(tonf●c巴/rad)

CHH(tonf●sec/c皿)

7.215EO2

-8 .755EO4

2.192EO7

5.183EOO

3.957EO2

-5.976EO4

1.813EO7

4.355EOO

2.034EO2

-4.102EO4

1.526EO7

3.058EOO

表8.11,2,3種 地 盤 に対 す る杭 頭剛性 係 数 お よび減 衰 係数
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平均最大梁塑性率分布
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適用例

弾 性 支 持 され た10層 単 位 ユ ニ ッ ト骨 組 モ デ ル に対 し て 本 手 法 を 適 用 した 例 を示 す 。 あ ら か じ め 指 定 し

た 骨 組 に関 す る幾 何 学 的 お よ び 力 学 的 パ ラ メ タ ー は以 下 の通 りで あ る。 階 高 ん1=450(cm),ん2～ ん10=

350(cm),ス パ ン長L=700(cm),d2ゴ/dlj=37・5/40・0(fbrallj),d1(o)=40・0(cm),dl② 一1)ニ41(2」)=

34・0-2ゴ(・m)(ゴ ニ1,2,3),d、(,ゴ.、)=d1(,」)=31・0-3(ゴ ー3)(・m)(ゴ=4,5),・ ・ゴー・=・ ・ゴ=32・0-2ゴ(・m)(ゴ=

1,...,5),α ニ3/80,βB3=10.0,βoj=1.0(forallj),α=1・0,π ・=10・0,σΨ=2・94(ハ 「/m2),σ㌢/6》=

2.06(た1V/m2),柱 の ヤ ング係 数Eニ2.06(たN/m2),質 量mo=90.0@η),m1～mlo=30。0@π)。

激 震(レ ベ ル2)時 の 設 計 用 ス ペ ク トル と して は、41節 で 示 し たMostaghelandAhmadiの 地 盤 特 性 依

存 型 ス ペ ク トル を採 用 した。 地 盤 は1,2,3種 地 盤 を想 定 し、 弾 性 支 持 ば ね 剛 性 は、120(cm)径 の 場 所 打 ち コ ン

ク リー ト杭 を用 い たNovakandShamouby(1983)の 提 案 値 を採 用 した 。 ま た 、減 衰 とし て は 、 水 平 移 動 剛 性

たHHに 対 応 す るCHHの み 考 慮 した 。 そ の時 の 弾 性 支 持 ば ね の 剛 性 お よび 減 衰 係 数 を表8.1に 示 す 。 一 方 、 上

部 骨 組 の減 衰 と して は、 基 礎 固 定 時(一 層 柱 脚 節 点 の 水 平 変 位 のみ 拘 束)の 一 次 の減 衰 定 数 を0.02と す る初 期

剛性 比 例 型 の もの を採用 した。

図8.20は 、1,2,3種 地 盤 に対 して 、 梁 の 部 材 塑 性 率 を μの=2.0(ゴ=3,...,8),μ θ1=12,μ θ2=

1・6,μθg=1.6,μ θlo=1.0と 指 定 し た時 の梁 の断 面 積 分 布 お よ び柱 の 曲 げ 剛 性 分 布 を表 す 。 た だ し、 基 礎 梁 に

つ い て は 、1,2,3種 地 盤 に対 して 、 それ ぞれ μθo=0.3,μ θo=0,6,μ θo=0.8を 設 定 した 。 ま た、 係 数rと して

は 、L5を 採 用 し た。1,2,3種 地 盤 に対 す る各 設 計 骨 組 の 一 次 固有 周 期 は、 それ ぞれ1.99(sec),139(sec),1.14

(sec)で あ る。

本 手 法 の 妥 当 性 を例 証 す るた め に、4-1節 で 示 した レベ ル2の 人 工 地 震 波 各10波 に対 す る時 刻 歴 応 答 解

析 をANSR-1プ ログ ラム(MondkarandPowell,1975)を 用 い て実 施 した 。梁 の復 元 力 特 性(材 端 モ ー メ ン ト

ー材 端 回 転 角 関 係)は
、8-1節 の場 合 とは異 な り、 トリ リニ ア ー 型 の もの を採 用 し た。8-1節 の バ イ リニ ア ー

型 の モ デ ル にお い て 、第2折 点 と して 理 論 曲 線 上 の μθゴ=2.0の 点 を選 定 し、 第3分 枝 は この 第2折 点 と理 論

曲 線 上 の μθゴ=10.0の 点 を通 る よ うに選 定 した。 図8.21は 、1,2,3種 地 盤 に対 して設 計 され た3個 の骨 組 に対

して 、 レベ ル2の 各10波 の人 工 地 震 波 を入 力 して 時 刻 歴 応 答 解 析 を実 施 した と きの 梁 の 最 大 部 材 塑 性 率 の平 均

値 分 布 お よび 平 均 値 土 標 準 偏 差 値 分 布 を示 す 。 図 よ り、1,2,3種 地 盤 に対 して本 設 計 法 を用 いて 設 計 され た骨

組 は 、 ほぼ 指 定 した 通 りの平 均 値+標 準 偏 差 値 分 布 を示 す こ とが わ か る。 こ こで は 、 限 定 され た骨 組 特 性 お よ

び設 計用 地 震 動 特 性 に対 してr値 が 提 案 され た が 、 よ り広 範 囲 な設 計 用 地 震 動 特 性 、部 材 の復 元 力 特 性 、 梁 と

柱 の 剛 性 比 お よび 強 度 比 、上 部構 造 物 と支 持 ば ね の 剛 性 比 等 に対 して 適 用 可 能 なr値 を 提 案 す る こ とが 望 ま れ

て い る。

8-4結 論

本章では、七章の静的設計用荷重に対す る部材塑性率制約設計法に基づき、レベル2設 計用地震動に対 し

て、指定 された最大部材塑性率分布を示す骨組の部材剛性 を設計公式の形で導 く動的部材塑性i率制約設計法 を

展開した。本章において得 られた成果の主なものを以下に示す。

(1)激 震 レベル(レ ベル2)の 設計用応答スペク トルに適合す る多数の人工地震波群に対する骨組の

応答層勇断力を、強震 レベル(レ ベル1)の 設計用応答スペク トルを用いたSRSS評 価法による

値の係数倍 として求める新 しい方法を提案した。
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(2)

(3)

(4)

(5)

(6)

七章で展開した静的設計用水平荷重 に対す る部材塑性率制約設計法を用 いて設計 した骨組 に、

上記の方法 を繰 り返 し適用す ることによ り、激震 レペルの設計用応答スペク トルに適合す る多数

の人工地震波群 に対 して、指定した最大部材塑性率分布を示す骨組 を求めるアルゴリズムを構成

した。 この方法を動的部材塑性率制約設計法 と呼ぷ。

単位ユニ ット骨組モデルお よび多スパ ン骨組モデルに対 して上記の方法を適用す る過程を示し

た。

杭の剛性 をモデル化 した弾性ばねで支持 された単位ユニット骨組モデルに対 して、動的部材塑

性率制約設計法を適用す る方法を示 した。

基礎固定時の単位 ユニッ ト骨組モデルおよび多 スパ ン骨組モデルについて、動的部材塑性率制

約設計法を用いて骨組 を設計 した。激震 レベルの設計用応答 スペク トル(NHス ペク トル)に 適

合す る人工地震波を10波 作成 し、設計 した骨組の弾塑性時刻歴応答解析 を実施 した。その結

果、本動的部材塑性率制約設計法に基づき設計 された骨組は、激震 レベルの設計用応答スペク ト

ルに適合す る多数の人工地震波群に対 して、指定した最大部材塑性率応答 を示す ことが例証 され

た。

弾性支持 された単位ユニッ ト骨組モデルに対する動的部材塑性率制約設計法を用いて、3種 類

の地盟 に対 して骨組を設計 した。激震レペルの地盤特性依存型の設計用応答 スペク トル(MAス

ペ ク トル)に 適合す る人工地震波を各10波 作成 し、設計 した骨組の弾塑性時刻歴応答解析を実

施 した。その結果、本動的部材塑性率制約設計法に基づき設計された弾性支持骨組は、激震 レベ

ルの設計用応答スペクトルに適合する多数の人工地震波群に対 して、指定 した最大部材塑性率応

答を示す ことが例証 された。
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九章 結論

全ての建築構造物は地盤により支持されているため、その信頼性の高い耐震構造設計理論を展開する際に

は、両者の相互作用を考慮 した総合的な設計理論を展開する必要がある。地盤の剛性の最も単純で直接的なモ

デル化は、振動数依存型あるいは振動数非依存型のばねモデルへの置換である。

これまでに地盤と構造物の動的相互作用に関する研究は、理論的にも数値的にも精力的に行なわれ、多数

の研究成果が蓄積されている。しかしながら、それに関する従来の研究のほとんどすべては、その挙動解析を

行なう研究である。一方、設計用応答スペクトルで代表される設計用地震動や特定の記録地震波に対 して、指

定 した最大局所応答分布を示す地盤一構造物連成系モデルの設計(構 造物の部材剛性)を 求める 「直接的な方

法」は、著者らの研究以外には存在しない。ここでいう 「直接的な方法」とは、従来多くの場合に採用されて

きた、設計感度解析法やパラメトリック時刻歴応答解析による極めて多数回の設計変更手続きによらずに、指

定した応答分布を示す建築構造物の剛性分布を求める方法を意味する。

本論文は、振動数依存型あるいは振動数非依存型のばねで支持された建築構造物のシステム性能制約条件

下の最適設計問題に対する解を閉形表現で求め、その中に現れる重み係数を地震時応答調整パラメターと見な

す地震時応答制約設計法を展開したものである。本論文では、設計用地震動として、設計用速度応答 スペクト

ルに適合する地震動群を採用し、構造物の並進振動のみを扱っている。本論文は上記の 「直接的な方法」によ

り、構造設言堵 が希望する設計条件を満足する構造物の剛性分布および強度分布を見いだす問題に対する新 し

い理論を展開している。

本論文の内容は次のように要約できる。

一章では
、本研究の背景および目的について述べている。

二章では、振動数非依存型剛性ばねで支持された建築構造物の一次固有周期制約条件下の最適設計理論を

展開している。

2-1節 では、指定された剛性を有する振動数非依存型ばねで支持された弾性勇断型構造物の一次固有周期

制約条件下の最適設計問題を定式化 し、大域最適性の必要十分条件と閉形表現の解を導いている。最適性条件

の誘導方法は、Sheuが1968年 の論文で示した方法とほぼ同様であるが、最適設計解を閉形表現で導いている

の力噺 しい点である。この閉形表現解の導出により、地盤ばねの剛性や指定一次固有周期が最適一次固有モー

ドおよび最適解剛性に及ぼす影響が明確にされた点に意義がある。さらに、重み係数を含んだ形で得 られた最

適一次固有モードの閉形表現解は、後の地震時応答制約設計法の展開において重要な役割を果たしている。

2.2節 では、杭支持された場合を想定し、杭剛性をも設計変数として含む弾性勇断型構造物一杭系の一次

固有周期制約条件下の最適設計理論を展開している。上部構造物 と杭基礎では、使用材料および施工方法等の

種々の面で相違点があるため、重量あるいはコスト等を評価関数とする最適化を行なうに際しては、その評価

関数の選定において注意深い考察が必要となる。本最適設計理論は、後で展開する地震時弾性応答制約設計法

において重要な役割を果たしている。

2.3節 では、2.1節 と同様の理論を建築骨組について展開している。

三章では、剛性の指定された振動数依存型ばねで支持された建築構造物の一次固有周期制約条件下の最適

設計理論を展開している。

3-1節 では、まず振動数依存型剛性ばねで支持された建築構造物と振動数非依存型剛性ばねで支持された

建築構造物の・一次固有振動数および一次固有ベクトルの対応関係を単純な例題を通 じて明らかにしている。
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み2節 では、振動数依存型剛性ばねで支持された建築構造物の一次固有振動数制約条件下の最適設計問題

を定式化している。この種の問題はこれまでに取 り扱われたことがない全 く新 しい問題である。

3-3節 では、支持ばね剛性がすべて正の非増加一価関数で表現される場合について、振動数依存型剛性ば

ねで支持された建築構造物と、対応する振動数非依存型剛性ばねで支持された建築構造物の、一次固有振動数

および一次固有ベクトルの対応関係に関する二つの新 しい定理を提示 し、証明している。また、これらの定理

に基づき、上記の問題に対する大域最適性の必要十分条件を、対応する振動数非依存型剛性ばねで支持された

建築構造物の最適設計問題における最適性条件から導く過程を示 した。ここで新たに証明した二つの定理は、

最適設計問題に限らず、振動数依存型の剛性部材を有する構造物の構造設計を行なう際に極めて有用な特性を

明らかにしたものである。また、本定理は、動力学における最も基礎的な原理の一つであるRayleighの 原理

のみを用いて証明されている。

3-4節 では、上記の問題を一次固有振動数に関する不等号制約条件下の問題に拡張した場合の取扱いにつ

いて述べ、等号制約条件下の最適設計解が不等号制約条件下の最適設計解ともなり得るための支持ばね剛性の

資格条件を明らかにした。

3-5節 では、上記の二つの定理の中の一つは、より一般的な振動数依存型剛性ばねで支持された場合にも

成立することを示し、その場合の最適設計解の探索方法を簡潔に示した。

3-6節 では、3-4節 で導いた、評価関数の指定一次固有値に関する感度表現の妥当性を、単純モデルを用

いて明らかにした。さらに、振動数依存型剛性ばねが適用される現実的なモデルについて、上記二つの定理の

妥当性を例証 した。

四章では、二章で導いた種々の数学モデルに対する一次固有周期制約条件下の最適設計解公式における重

み係数を地震時応答調整パラメターと見なした場合の、地震時弾性応塔制約設計法を展開している。本章の目

的は、強震時の設計用地震動に対 して、指定した平均最大局所応答分布を示す構造物の剛性分布を見いだすこ

とである。

まず、41節 では、地震時応答制約設計法において採用する設計用地震動を設計用応答スペクトルとして

定義し、その設計用応答スペクトルに適合する人工地震波を作成する方法を示している。この人工地震波は、

本地震時応答制約設計法の検証において用いられる。

42節 では、2-1節 のモデルに対 して、そのレベル1設 計用地震外乱(耐 用年限中に一回以上発生すると

予測される地震動)に 対する平均最大応答層間相対変位分布が指定分布となる構造物の剛性分布を見出す地震

時弾性応塔制約設計法を展開している。

次に、43節 では2-2節 のモデルに対 して、杭の平均最大応答応力の許容応力に対する比が指定値 とな

り、同時に弾性勢断型構造物の平均最大応塔層間相対変位分布が指定分布となる場合の剛性分布を見出す制約

設計法を展開している。本設計法を用いることにより、上部構造と基礎構造の剛性の比率を直接的に指定した

設計を得ることができる。

4.4節 では、より現実的かつ実用的な設計理論を展開するために、地盤特性依存型設計用応答スペクトル

を用いた、杭支持平面勇断型構造物(杭 剛性は指定)の 地震時弾性応答制約設計法を展開している。

五章では、指定された振動数依存型剛性を有するばねで支持された弾性勇断型構造物に対 して、 レベル1

設計用地震外乱に対する平均最大応答層間相対変位分布が指定分布 となる場合の剛性分布を見出す地震時弾性

応答制約設計法を展開している。

本問題における固有値問題は従来の固有値問題とは異なる数学的構造を有するため、従来の固有値解析の

手法は用いることができない。また、SRSS評 価法もそのままの形では用いることができない。ここでは、振
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動数依存型剛性ばねで支持された構造物モデルの地震時平均最大応苓 を評価するために、対応する振動数非依

存型剛性ばねで支持された構造物モデルを用いている。本理論においては、振動数非依存型剛性ばねで支持さ

れた構造物モデルについて、一次固有周期および一次固有ベクトルを主制御パラメターとして採用 しているた

め、2-1節 の閉形表現の解公式の有効性が一層明らかとなる。またその際に、3.3節 で証明した定理を用いて

いる。

尚、ここでは例題 として、理論の単純明快な説明のために、半無限弾性地盤上に置かれた円形剛基礎に

SH波(あ るいはSV波)が 鉛直入射する場合を扱ってい'るが、基礎の形状および地盤の特性が与えられていれ

ば、kinematicinteractionに よる効果(基 礎入力動)もinertialinteractionに よる効果(複 素ばね剛性)

も前もって把握することができるため、動的サブス トラクチャー法を有効に利用することにより、一層詳細な

相互作用モデルを玄橡 とした理論へと本理論を拡張することは比較的容易である。

四章各節の設計法に対しては、時間領域での応答解析による検証を実施し、五章の設計法に対 しては、周

波数領域での応答解析による検証を実施している。

建築骨組の構造設計を行う際には、その規模あるいは重要度にもよるが、激震時において非弾性応塔 を許

容することが一般的な設計理念となりつつある。六章以降では、激震時の設計用地震動に対する非弾性応塔 を

考慮 したときの最適設計理論と、それに基づく非弾性応各の組織的な制約設計法を展開している。

現実の建築骨組は非弾性材料から構成されているため、その構造設計理論を扱うには非弾性部材により構

成された骨組の理論を展開する必要がある。しかしながら、建築骨組の準静的荷重による単調載荷過程を考え

る場合には、座屈等の現象を生起させない範囲においては、同じ処女応カー歪関係を有する材料から構成され

る非線形弾性骨組の挙動と、対応する非弾性骨組の挙動を区別することはできない。安定な非線形弾性材料で

構成される構造物の静的荷重に対する挙動に関しては、上記の座屈等の現象を生起させない範囲においては最

小ポテンシャルエネルギーの原理が成立するため、非線形弾性構造物を扱う方が非弾性構造物を直接扱うより

も適 している。また、非線形弾性構造物の応答を制約することは、動的外乱の作用を受ける非弾性構造物のス

ケル トン曲線.ヒの履歴ループの尖点の応答 レベルを簡易的に制約するという意義をも有している。そこで、六

章および七章では非線形弾性骨組に対する理論を展開している。

完全弾塑性材料で構成される構造物の静的荷重に対する最適設計理論は塑性最適設計として40年 近く研

究され、ほぼ体系化 されているといってもよい。しかしながら、ひずみ硬化材料で構成される構造物の最適設

計理論は、ここ10年 程の問に精力的に研究され始めた分野であり、研究論文の数もあまり多くない。建築構造

物の縦 鍛 計においては醸 性能だけでなく、塑性変形能力に対する設計菊 牛も考劇 こ入れることが最近重要

となりつつある。そのような観点にたつと、従来の塑性設計だけでは必ずしも十分ではなく、塑性変形にも注

目した設計法を展開する必要がある。

設計感度解折に基づ く設計法では、非線形応答 の設計変数に関する感度を計算する際に、当該のステップ

における設計変数を採用した時の設計用荷重に対する弾塑性解析を実施する必要がある。この感度係数を用い

た最適化手法を採用すると、各設計に対 して設計用荷重を載荷した時の最終段階の接線剛性行列が必要となる

ため、設計変更のたびに弾塑性解析を実施する必要がある。これに対 して、本論文では、設計感度解析法に基

づ く最適化手法に比べて一般性には乏しいが、非弾性応答 を缶1蜘する際にはより有効と思われるシステム性能

を制約 した設計法を展開している。

六章では、まず最初に、静的設計用荷重の作用を受ける非線形弾性建築骨組のコンプライアンス制約条件

下の最小コス ト設計理論を展開し、後半では本理論に基づ く非線形弾性建築骨組の最大平均化歪の制約設計法

一144一



を展開 している。六章で展 開している理論は、七章における一層現実的なモデルを用いた理論を展開するため

の基礎理論 としての意義を有 している。

住1節 では、多層多スパ ン建築骨組の応 轡持性を代表する最 も基本的なモデルであるスパ ン方向に単位ユ

ニッ トを有する骨組モデルに、水平 ・鉛直両設計用荷重が作用 した時のコンプライアンス制約条件下の最小 コ

ス ト設計問題を定式化 している。梁および柱はサン ドイッチ断面 を有するもの と仮定 し、そのフランジは一項

べ き級数型の応カー歪関係 を有する非線形弾性材料で構成 されるもの と仮定 している。

住2節 では、本問題 に対する大域最適性の必要十分条件 を、非線形弾性体 に対す る最小 ポテ ンシャルエ

ネルギーの原理 と数理計画法 におけるFarkasの 定理 を用 いて導いている。 この最適性条件の誘導方法は、

Pragerら による方法とほほ伺様である。得 られた最適性条件は、 「部材あた りの平均歪エネルギー密度 が、そ

の部材のコス ト係数に比例 して分配される」 ことを示 している。

6-3節 では、本最適性条件を全部材について書 き、節点方程式 と層方程式 に構成法則 を代入することによ

り、梁 と柱 の最適断面積の閉形表現を導いている。また、層間変形角 および柱軸方向変形の閉形表現 も導いて

いる。

住4節 では、本理論を杭基礎をモデル化 した弾性ばねで支持 されたモデルに拡張する方法 を簡潔に示 して

いる。

6-5節 では、上記の最適設計解公式を静的設計用荷重に対する一つの最大平均化歪の制約設計解公式 とし

て用いる方法を示 している。6-1節 で コス ト係数 として導入された量は、本設計公式では応答調整パラメター

とみなされることにな り、指定 された最大平均化歪から求められるものとなる。サ ンドイッチ断面部材の材端

モーメン トー材端回転角関係が、現実的な中実断面部材のそれと等価になるように断面諸量 を換算す ることに

よ り、本平均化最大歪の制約設計公式は、現実的な部材の部材塑性率の制約設計公式として用いることが可能

である。

七章では、構造物に設計用水平荷重が作用 した時の構造物全体の柔性 を表 わす新たな指標 として、 「シス

テム柔性」とい うシステム性能量を定義 し、6-1節 と同 じ単位ユニ ット骨組モデルについて、それを制約条件

とする最小 コス ト設計理論を展開 している。また後半では、最適設計解公式を用いた静的部材塑性率制約設計

法 を展開 している。

7-1節 では、システム柔性制約条件下の最小 コス ト設計問題を定式化 している。梁はH型 断面部材 と仮定

し、R㎜ber音Osgood型 の応カー歪関係 を有す る非線形弾性材料 で構成されるものと仮定 している。一方柱

は、線形弾性材料で構成 されるものと仮定 している。これは、梁降伏型の骨組 を設計す ることを念頭 において

設定されたものである。

7-2節 では、本問題 に対 する大域最適性の必要十分条件 を、非線形弾性体に対する最小 ポテンシャルエネ

ルギーの原理 とFarkasの 定理を用いて導いている。

7-3節 では、本最適性条件を全部材について書き、節点方程式 と層方程式に構成法則 を代入することによ

り、梁の最適断面積 および柱の最適 曲げ剛性の表現を導いている。本設計公式は、梁の材端縁歪 をパ ラメタ

ーとして含 んでいるため、 その値 をシステム柔性制約条件か ら決定す る必要がある。本論文では、Newton.

Raphson法 を用いてそのパラメターを決定する方法を示 している。

7-4節 では、本理論を杭基礎をモデル化 した弾性ばねで支持 されたモデルに対 して拡張する方法を簡潔 に

示 している。

7-5節 では、7-3節 で導いたシステム柔性制約条件下の最小 コス ト設計解公式 を梁の材端回転角に関する

塑性率 を制約するための設計公式 として用いる設計法を展開 している。本設計解公式は、本 質的に梁の材端縁
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歪値を指定 して解を求めるという特性を有 しているため、梁の材端縁歪値 と梁の材端回転角に関する塑性率の

間の関係が明確にされた後は、塑性率指定設計公式として用いる方が便利でありかつ実用的である。また、柱

軸力によるP.△ 効果を考慮 した場合の柱剛性の改修方法も示している。さらに、非線形弾性構造物に対する設

計感度解析法を有効に利用 して、連続変数として求められた断面の幾何学的パラメターを、最も近傍の実在断

面のパラメター値に変更 した場合の非線形応答の変化量を評価する方法を提示 している。

動的弾塑性応答 を考慮 した設計問題に対 して、設計感度解析法を適用する際には、静的問題のように最大

応答を与える時の釣合式を陽に表現することができないため、静的問題に対 して用いた手法を採用することが

できない。従って、設計変数を一つずつ微小に変化させた時の動的弾塑性応苓解析を設計変数の数に対応する

回数だけ実行する必要がある。

八章では、7-5節 で展開した静的部材塑性率制約設計法を一つの動的部材塑性率制約設計法として用いる

方法を展開している。設計目標は、レベル2設 計用地震動(当 該敷地で発生する可能性のある中で最大の地震

動)に 対する動的最大梁塑性率分布が、指定した分布となる骨組の剛性および強度分布を見出すことである。

8-1節 では、単位ユニット骨組モデルに対する動的部材塑性率制約設計法を展開している。7-5で 展開し

た静的部材塑性率制約設計法を一つの動的部材塑性率制約設計法として用いるには、 レベル2の 地震波に対

する平均最大応答層勢断力の評価が必要となる。その方法として、これまでに非弾性応塔 スペク トル法、等価

線形化法等が提案されてきているが、現段階では、激震レベルの地震波に対 して非弾性応塔 を示す骨組の最大

応答層勢断力を正確に求める方法は、時刻歴応答解析法以外には存在 しない。しかしながら、初期設計の段階

で、設計用地震動に適合する複数個の地震波に対 して非弾性時刻歴応答解析を実施することは極めて非現実

的である。そこでここでは、一つの近似的手法として、レベル1設 計用地震動に対する応答スペク トルを用い

てSRSS評 価 した時の弾性応塔の平均最大層勢断力のr倍 をレベル2の 地震波に対する平均最大応答層勇断力

として採用 している。この平均最大応答層勢断力は、骨組の剛性および強度分布の関数となるため、最終的に

骨組の剛性および強度分布を求めるには繰 り返 し計算が必要となる。ただし、この平均最大応答層勇断力が、

レベル2設 計用地震鋤 に対する平均最大応答層勇断力 と厳密に一致していても、材料 レベル、部材レベル、あ

るいは層レベルにおいて採用する履歴法則によっては、 レベル2設 計用地震動に対する最大梁塑性率が指定値

と一致するとは限らない。しかしながら、指定梁塑性率分布として層方向にほぼ一様な分布を採用 した場合に

は、上記の方法はかなりよい近似を与える。本設計法を用いて5,10,20層 骨組を設計 し、設計用速度応答スペ

ク トル(NHス ペクトル)に 適合する多数の人工地震波に対する時刻歴応苓解析により、本設計法の妥当性を

例証している。

8-2節 では、8-1節 の設計法を多層多スパン骨組に対 して拡張するための一つの方法を示している。

8-3節 では、8-1節 の設計法を、杭の剛性をモデル化 した弾性ばねで支持された単位ユニット骨組モデル

に対 して拡張するための方法を簡潔に示している。さらに、本設計法を用いて1 ,2,3種地盤に対 して3個 の10

層骨組を設計し、設計用速度応答スペクトル(MAス ペクトル)に 適合する多数の人工地震波に対する時刻歴

応答解析により、本設計法の妥当性を例証している。

以上、本論文は弾性地盤により支持された建築構造物のシステム性能制約条件下の最適設計理論、および

その設計解公式を利用 した 「直接的な」地震時応答制約設計法を展開したものである。
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あとがき

著者は、京都大学工学部建築学科 に入学以来、建 築構造学の分野 に進 みたい とい う願望 を抱いてお りま

した。著者の非力にも拘 らず、その分野に進むことができ、 また研究者 としての一区切 りともいうべ き博士論

文 を取 りまとめ ることができましたのは、卒業研究以来懇切 なご指導 を戴いている中村 恒善先生の御 蔭である

と感謝致 してお ります。中村恒善先生は常々、 「設計力学」 とい う新 しい分野 の開拓 に力を注いでこられまし

た。既に存在する研 究領域においてその拡張を行な うことはそれ程困難でない場合が多いが、今 までに存在 し

ない全 く新 しい領域 を開拓するには、計 り知れない努力が必要であることは、若輩の研究者である著者 にもお

ぼろげなが ら理解することがで きました。中村恒善先生のそのような新 しい研究分野の開拓のお仕事の一助 と

な り得たことは、著者の誇 りとする点の一つであ ります。 「設計力学」 という新 しい領域およびその概念 に基

づ く真の意味の 「構造物の設計理論」の分野はまだ産声 を上げたばか りであ り、今後 ともさらに精進 して研究

を続けてい きたいと考えてお ります。

上谷宏二先生には、卒業研究以来、理論的および実験(物 理実験)的 研究の両面 において、貴重な御教示

を戴 きました。本論文 には実験的研究 は含 まれてお りませんが、実験 を通 じて得 た数知れない力学的直感力

は、本論文の根底に横 たわっているといっても過言ではないと信 じております。また、理論的研究を遂行する

上で上谷宏二先生か ら頂戴致 しました御指摘 はその理論の本質に関わるものばか りで、先生の御助言がなけ

れば本論文 は完成 していなかったことと思います。大崎純助手には、最適設計理論 に関 して討論 して頂 き、大

変参考 とす ることがで きました。また、研究を遂行するに際 しての諸々の御協力に対 しまして感謝申 し上げま

す。

著者が本論文を作成するに際 し感 じましたことは、 「研究テーマを選定す ることが重要であることは疑 う

余地がないが、 しか し、 ある一つの研究テーマあるいは自分のスタイルを見つけたならば、それを最後まで離

さずに遭進することはもっと重要である」、 とい うことであ ります。今後 ともこの教訓を忘れずに研究活動を

続ける所存であ ります。

本論文の作成にあたり、金多潔先生および南井良一郎先生からは、その具体的内容および全体構成に関す

る貴重な御指摘 を頂 きま した。著者の学部在学中以来の両先生か らの変わらぬ御指導に対 しまして感謝申 し上

げます。 また、中村研究室で御協力頂 きました吉田亘利、高山恭仁子両氏および中村研究室で研究をともにし

た先輩、後輩の諸氏に対 しましても心からお礼申し上げます。

最後に、いつ も著者 を叱咤激励 して くれた両親 と、著者の研究を支えてくれた妻に対 して感謝の意を表 し

ます。

1990年9月

竹 脇 出
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