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要旨：塑性ヒンジ長さの設定の違いが，地震動を受ける部材のポストピーク挙動に影響を及ぼすことは従来

から指摘されている。本論文では，骨組解析の高精度化を目的として，破壊力学の概念を変位型骨組要素の

離散化へ導入し，力－変位関係におけるポストピークの精度改善を検討した。また，塑性ヒンジ長さと対応

付けたポスト処理によって曲率の正則化手法を提案した。最後に，高軸力と水平外力を受ける RC 柱の実験

と比較し提案手法を検証した。その結果，当該手法によってポストピークが大幅に改善されることを確認し，

曲げ応答が卓越する条件において，塑性ヒンジ長さの設定に依存しない数値解析手法の構築に概ね成功した。 

キーワード：変位型骨組要素，ひずみの局所化，破壊力学，レギュラリゼーション（正則化） 

 

1. はじめに 

 鉄筋コンクリート（以下，RC）造建物の耐震性能評価

を行う場合，構造解析によって部材の限界状態を適切に

評価する必要がある 1)。この目的を達成するためには，

解析モデルの高精度化が必要不可欠である。Zeris ら 2)は，

変位法に基づく骨組要素（以下，変位型骨組要素）の要

素寸法依存性を指摘し，ポストピークを追随するため，

応力法に基づく定式を混合した。しかし，反復過程が極

めて複雑であり一般化には至っていない。その後

Spacone ら 3)，Neuenhofer ら 4)によって改善が試みられ，

その成果は，応力法に基づく骨組要素（以下，応力型骨

組要素）として解析コード Opensees へ実装されている。  

一方，変位型骨組要素の寸法依存性を塑性ヒンジ長さ

と対応付けて回避する試みも存在する。Legeron ら 5)は，

有限要素法による検討を重ね，モーメントが最大となる

材端要素の分割を Priestley ら 6)が提案する塑性ヒンジ長

さに対応づけた。種々の部材・構造実験と比較し良好な

一致を示したが，モーメント－曲率関係（以下，局所応

答）を検証するまでには至っていない。Calablese ら 7)は，

文献 5 と同様の手法を用いて検討を行い，局所応答が実

験値を大幅に過大評価することを指摘した。塑性ヒンジ

長さを 2 倍に設定することで局所応答の良好な再現性を

確認しているが，力－変位関係（以下，全体応答）の予

測精度は大幅に低下する。 

 このような背景の下，本論文では，有限要素法による

変位型骨組要素を用いて，全体と局所の両応答を精度良

く予測できる手法を提案する。先行研究に見られるひず

みの局所化を再確認し，検討解析を通じて問題点を抽出

する。続いて，破壊力学の概念を導入し，骨組要素の寸

法や積分点数に依存しないレギュラリゼーション手法を

構築する。この取り組みは，大規模解析におけるポスト

ピークの精度低下 8)を克服するための 1 つの試みでもあ

り，これまで蓄積されてきた塑性ヒンジ長さの設定方法

9)に新たな選択肢を加えるものでもある。なお，本論文で

は，曲げ応答に限定して検討を行い，せん断変形の影響

を考慮した検討は今後の課題とする。検討に際しては，

汎用コード DIANA 10.4 を使用する。 

 

2. 骨組要素の定式化 

2.1 モデルの仮定と一般式 

本論文では，Euler-Bernoulli はり理論に基づき，ひずみ

の局所化ならびにレギュラリゼーションを考察する。モ

デルの仮定（図－1 参照）と一般式が，文献 4 により詳

述されており，ここで加筆しながら要約する。なお，簡

便のため，本節では単一要素に限定して定式化を記述す

る。3 次元要素の変位ベクトルは次式により表現される。 

   𝐮ሺ𝑥ሻ ൌ ሼ𝑢ሺ𝑥ሻ 𝑤ሺ𝑥ሻ 𝑣ሺ𝑥ሻሽ்                    (1) 

ここで，𝑢ሺ𝑥ሻは軸変位，𝑤ሺ𝑥ሻは𝑧方向の変位，𝑣ሺ𝑥ሻは𝑦方

向の変位である。続いて，式(1)に対応する変形場，すな

わち，ひずみ𝜀および曲率𝜅は，次式により表現される。 

𝐝ሺ𝑥ሻ ൌ ൛εሺ𝑥ሻ κ௬ሺ𝑥ሻ κ௭ሺ𝑥ሻൟ
்
ൌ ቄ

డ௨ሺ௫ሻ

డ௫
 
డమ௪ሺ௫ሻ

డ௫మ
 
డమ௩ሺ௫ሻ

డ௫మ
ቅ
்
  

                                            (2) 

一方，対応する応力場は次のようである。 

   𝐃ሺ𝑥ሻ ൌ ൣ𝑁ሺ𝑥ሻ 𝑀௬ሺ𝑥ሻ 𝑀௭ሺ𝑥ሻ൧
்
                 (3) 

ここで，𝑁ሺ𝑥ሻは軸力，𝑀ሺ𝑥ሻは曲げモ－メントである。応

力場と変形場の線形関係は，式(2)および式(3)を用いて，

次式により表現される。 

   ∆𝐃 ൌ 𝐤∆𝐝                                 (4) 

ここで，∆𝐃は応力場増分，𝐤は断面剛性；EI または EA，

∆𝐝はひずみおよび曲率の増分である。変位法による変位

場は，次式のように節点変位Uの関数として表現される。 
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図－1 モデルの仮定 4)：変位，応力および変形 

 

   𝐮ሺ𝑥ሻ ൌ 𝐍ሺ𝑥ሻ𝐔                              (5) 

ここで，𝐍ሺ𝑥ሻは内挿関数であり，次式により表現できる。 

   𝐍ሺ𝑥ሻ ൌ ቎
N௨ሺ𝑥ሻ 0 0

0 N௪ሺ𝑥ሻ 0
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቏              (6) 

式(2)へ式(5)および式(6)を代入すると次式を得る。 
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                                            (7) 

ここで，𝐁ሺ𝑥ሻはひずみ－変位演算子である。仮想変位の

原理を適用して整理すると，次式の釣合方程式を得る。 

   𝐊∆𝐔 ൌ ∆𝐅                                 (8) 

ここで，∆𝐔は節点変位増分，∆𝐅は節点力増分ベクトルお

よび𝐊は次式に示す要素剛性マトリクスである。 

   𝐊 ൌ ׬ 𝐁்ሺ𝑥ሻ𝐤ሺ𝑥ሻ𝐁ሺ𝑥ሻ𝑑𝑥
௅
଴                     (9) 

ここで，𝐤は断面剛性マトリクス，L は要素長さである。 

2.2 数値積分則 

有限要素法における数値積分は，誤差マトリクスの評

価を無視すると，3 次元問題では次式により表現される。 

,𝐅ሺ𝑥׬    𝑦, 𝑧ሻ𝑑𝑥 𝑑𝑦 𝑑𝑧 ൌ ∑ 𝑤ூ௉,௜௝௞𝐅൫𝑥௜ ,𝑦௝ , 𝑧௞൯௜,௝,௞   (10) 

ここで，𝐅ሺ𝑥, 𝑦, 𝑧ሻは要素内の積分点；Integration Point（以

下，IP）で評価されるマトリクス，𝑤ூ௉,௜௝௞は IP の重み；

Weight of IP である。前者は，選択する積分則に応じて

様々であり，代表例として Newton-Cotes 則と Gauss-

Legendre 則が挙げられる。これらの詳細は，Bathe の文献

10)を参照することにして，Newton-Cotes 則を本論文の対

象とした。この求積は，IP を要素の両端部に配置する点

が特徴であるが，Gauss-Legendre 則より積分次数が高く

なり計算量は増大する。記述を容易とするため 1 次元積

分に焦点を当てることにする。Newton-Cotes 則による関

数𝐅の近似は，次式により表現される。 

׬    𝐹ሺ𝑟ሻ𝑑𝑟
௕
௔ ൌ ሺ𝑏 െ 𝑎ሻ∑ 𝑤ூ௉,௜

௡ ∙ 𝐹௜
௡
௜ୀ଴ ൅ 𝑅௡        (11) 

ここで，𝑤ூ௉,௜
௡ は n 個の間隔を有する Newton-Cotes 定数で

あり，IP の重みである。𝑅௡は微小誤差であり一般に無視

される。図－2 に n = 2 の場合における Newton-Cotes 則

を示す。図より，区間 a-b を 2 個に分けると 3 点の IP（i 

= 0, 1, 2）が必要となる。したがって，𝐹ሺ𝑟ሻが 1 次または

2 次関数である場合，式(11)の積分は正確である。このこ 

 

 

 

 

 

図－2 n=2 における Newton-Cotes 則と IP 

 

 

 

 

 

 

 

 

図－3 Tanaka と Park の実験概要 11) 

 

 

 

 

 

 

 

 

図－4 仮定した応力－ひずみ関係 

 

 

 

 

 

図－5 変位型骨組要素（3 次元－2 節点梁要素） 

 

とから，𝐹ሺ𝑟ሻの次数と IP の数には次式の関係がある。 

   𝑚െ 1 ൌ 𝑙                                (12) 

ここで，m は IP の数，𝑙は𝐹ሺ𝑟ሻの次数である。式(9)へ式

(11)を適用すると，n = 2 の場合における Newton-Cotes 則

は次式を導く。 

   𝐊 ≅ ∑ 𝑤ூ௉,௜
ଶ ∙ 𝐿 ∙ଶ

௜ୀ଴ 𝐁்ሺ𝑥௜ሻ𝐤ሺ𝑥௜ሻ𝐁ሺ𝑥௜ሻ          (13) 

ここで，𝑤ூ௉,଴
ଶ ，𝑤ூ௉,ଵ

ଶ ，𝑤ூ௉,ଶ
ଶ は，各 1/6，4/6，1/6 である 10)。 

 

3. 変位型骨組要素の局所化問題 

3.1 RC 柱に生じるひずみの局所化 

 ひずみの局所化問題を把握するため，図－3 に示す

Tanaka と Park11)による片持ち柱の実験を対象に検討解析

を実施する。破壊モードは曲げ圧縮破壊であり，解析に

必要な情報が不足なく記述されているほか，既往の応力

型骨組要素の正則化手法の検証実験として採用されてい

る 15)。図－4 に鉄筋とコンクリートのσ－ε関係を示す。 
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図－6 解析結果：ベースシア － 頂部変位関係 

 

鉄筋は硬化率を 1%と仮定し，コンクリートは Kent－Park

モデル 12)とした。拘束効果による強度上昇を Mander13)の

手法により求め 39 N/mm2 とし，かぶりとコアを分ける

ことはせず，断面全てにコアコンクリートの特性を割り

当てた。また，引張側は，引張強度まで弾性とし，以後

の軟化勾配はゼロを仮定した。なお，ひび割れは回転す

ることを許容した。図－5 に採用した変位型骨組要素を

示す。両端に 6 自由度，中央に x 方向の自由度が付加さ

れた，合計 13 自由度をもつ梁要素とした。内挿多項式は

次式のようである。 

   𝑢ሺ𝑥ሻ ൌ 𝑎଴ ൅ 𝑎ଵ𝑥 ൅ 𝑎ଶ𝑥ଶ                    (14) 

   𝑣ሺ𝑥ሻ ൌ 𝑏଴ ൅ 𝑏ଵ𝑥 ൅ 𝑏ଶ𝑥ଶ ൅ 𝑏ଷ𝑥ଷ              (15) 

   𝑤ሺ𝑥ሻ ൌ 𝑐଴ ൅ 𝑐ଵ𝑥 ൅ 𝑐ଶ𝑥ଶ ൅ 𝑐ଷ𝑥ଷ               (16) 

続いて，選択すべき積分次数を考察する。本節で検討す

る RC 柱の実験は，頂部に一定軸力と水平力を受ける。

よって，節点力ベクトルは定数項となるため，要素剛性

マトリクス；式(9)が数値積分の評価対象となる。式(9)に

は，式(14)の 1 階微分の 2 乗，または，式(15)および式(16)

の 2 階微分の 2 乗が含まれる。これらはともに 2 次多項

式となる要素剛性マトリクスを導く。したがって，式(12)

より，m = 3 として良い。 

 図－6 に要素数をパラメータとしたプッシュオーバー

解析の結果を示す。ここでは，頂部変位を制御し，求解

法は一定剛性法とした。図より，要素数が減るにつれて，

任意の作用変位に対応するベースシアは異なり，最大耐

力やポストピークは一致しない。このことから，当該要

素が，要素寸法に依存していることは明らかである。 

図－7 に柱脚のモーメント－曲率関係を示す。解析値

は，ポストピークが脆性的であり，実験値の再現性は低

い。要素数が 2 個と 6 個の場合を比較すると，最終値が

約 2.5 倍異なる。要素数が増えるにつれて，同一の頂部

変位δを得るために（図－6 参照），脚部の曲率が大きく

評価されていることが分かる（図－7 参照）。 

3.2 材料のポストピークの違いが部材応答に及ぼす影響 

前節より，最大耐力以降で応答の相違が顕著であるこ

とから，特にポストピークのひずみ応答に着目した考察

が必要である。そこで，本論文では，ひずみ軟化の勾配 

 

 

 

 

 

 

 

 

図－7 解析結果：曲げモーメント比 － 曲率関係 

 

 

 

 

 

 

 

 

(a) ひずみ硬化 bi-linear モデルによる応答 

 

 

 

 

 

 

 

 

(b) 完全弾塑性 bi-linear モデルによる応答 

 

 

 

 

 

 

 

 

(c) 無筋コンクリート柱の応答 

図－8 軟化勾配の違いが全体・局所応答に及ぼす影響 

 

と要素寸法をパラメータとした検討を試みた。図－8(a)

および(b)に硬化率の異なる片持ち柱の検討結果を示す。

部材長さは 2500(mm)，断面は h:50(mm)×b:25(mm)であ

る。材料は鋼材を想定し，降伏応力度 345(N/mm2)，ヤン

グ係数 Es = 207000(N/mm2)とした。降伏後の硬化率は，

それぞれ 25%と 1%とし，圧縮および引張に対して同様

の仮定とした。なお，図－8(b)の硬化率 1%は図－4 に示

す鉄筋のモデルと同様である。自由端に増分変位を与え，

応答を分かり易く表現するため，最終ステップで除荷を
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行った。両者を比較すると，全体応答は，要素寸法にか

かわらず概ね応答が一致している。一方，局所応答は，

降伏後のひずみ勾配の程度（25% or 1%）に関わらず，要

素数によって脚部の曲率は異なり，ひずみの局所化が見

受けられる。図－8(c)に要素寸法をパラメータとして

Kent－Park モデルを圧縮と引張の応力－ひずみ関係に適

用した無筋コンクリート片持ち柱の検討結果を示す。柱

の形状や軸力と頂部の増分変位の大きさは，前節と同様

である。図より，鋼材の検討結果とは異なり，コンクリ

ートのひずみ軟化が全体応答に大きな影響を及ぼしてい

る。また，局所応答ではひずみの局所化が見受けられる。

このことから，図－6 に示す全体応答に関するポストピ

ークを改善するには，コンクリートの圧縮軟化挙動に着

目した改善が必要である。引張軟化挙動は，部材の終局

耐力に及ぼす影響は小さいと考え検討対象外とした。 

続いて，図－7 および図－8 に示した曲率分布の寸法

依存性を解明する試みとして，図－8(b)に示す完全弾塑

性モデルを対象に，材軸に沿う曲率分布を考察した。図

－9 に最大ベースシアが作用するステップの曲率分布を

示す。図中には，降伏モーメント𝑀௬൫ൌ 𝑍 ∙ 𝜎௬൯に対応する

曲率∅௬൫ൌ 𝑀௬ 𝐸𝐼⁄ ൯を併記した。図より，Le の寸法にかか

わらず，脚部の要素が唯一，塑性化を経験している。こ

れは，降伏後の硬化率の仮定が 1%と微小であることも

あり，𝑀௬を超えた要素はそれ以上モーメントを負担する

ことはできないためである。その結果，他の要素は弾性

を維持したまま，塑性化した脚部の曲率のみが進行する。

よって，曲率のポストピークの相違を改善するためには，

脚部要素に着目した検討が必要である。 

 

4. レギュラリゼーション手法の概要 

前章より，ベースシア－頂部変位に対する要素寸法依

存性は，コンクリートの圧縮軟化挙動に起因することを

特定した。よって，要素寸法と圧縮軟化特性に着目した

レギュラリゼーション手法を検討することが最重要課題

である。一方，曲率の局所化は，ひずみの軟化勾配に関

わらず生じるものであり，鋼材およびコンクリートの両

方で顕在化する。本論文では，曲率の正則化手法として，

応力型を対象とした Coleman の手法 14) 15)を適宜参照し，

変位型に対するレギュラリゼーション手法を提案する。 

4.1 圧縮軟化特性に対するレギュラリゼーション 

 図－10 に分散ひび割れ要素におけるレギュラリゼー

ションの概念を示す 14)。圧縮応力度σ－変位Δ関係の斜

線部分は，最大応力度からの弾性除荷と骨格曲線で囲ま

れる面積を指し，圧縮破壊エネルギー𝐺௙
௖と呼ばれる。次

に，圧縮応力度σ－ひずみ度ε関係は，変位を破壊領域

長さ𝐿௣で除すことにより得られる。なお，本研究で対象

とする曲げ応答に対する破壊領域長さは，物理的には塑 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図－9 材軸に沿う曲率分布 

 

 

 

 

 

 

 

図－10 レギュラリゼーションの概念 14) 

 

性ヒンジ長さ𝐿௣に相当するものとする。ここで，平均的

な応力－ひずみ関係を次式により表現する。 

𝜎 ൌ 𝜎ሺ𝜀଴ሻ                                 (17) 

作用軸力の程度よって塑性ヒンジ長さは異なるため例えば

11)，一律に𝐿௣を設定し要素を分割することは望ましくな

い。そこで，要素寸法依存性を回避するため，次式の縮

尺関係を導入する。 

𝜎ሺ𝜀ሻ ൌ 𝜎 ቀ
௅೛
௅೐
𝜀଴ቁ                           (18) 

ここで，𝐿௣は真の塑性ヒンジ長さ，𝐿௘は解析者が選択す

る 1 要素の長さ（＝任意の𝐿௣）および𝐿௣ ∙ 𝜀଴は図－10 に

示す圧縮変位Δに対応する。通常のシリンダー試験より

得られる平均的な圧縮応力度－ひずみ度関係が使用され

るとき，式(18)中の𝐿௘に真の塑性ヒンジ長さ𝐿௣が適用さ

れると，ベースシア－頂部変位の応答は正確に計算され

る。なお，式(18)は，式(9)の断面剛性マトリクス𝐤に含ま

れるため，式(18)中の 𝐿௘には重みを乗じる必要がある。

この𝐿௘ ∙ 𝑤ூ௉,௜
௡ は，一般に，特性長さℎと呼ばれる。例えば，

Feenstra16)は 2 次元平面応力要素に対して，Oliver17)と

Rots18)の手法を組合せ，次式を提案している。 

   ℎ ൌ 𝛼௛ඥ𝐴௘ ൌ 𝛼௛ ቀ∑ ∑ 𝐝𝐞𝐭ሺ𝑱ሻ𝑤క
௡ആ
ఎୀଵ 𝑤ఎ

௡഍
కୀଵ ቁ

଴.ହ
   (19) 

ここで，ℎは特性長さ，𝛼௛は要素形状や積分次数に関する

ひび割れ角度に依存する修正係数（1 または√2），𝐴௘は要

素面積，𝑤కと𝑤ఎは Gauss-Legendre 則の重みである。なお，

𝜉と𝜂は要素の自然座標系ሺെ1 ൑ 𝜉, 𝜂 ൑ 1 ሻである。2 次元

問題では，特性長さは要素面積と関係づけられており，

重みが反映されている。現段階において，当該骨組要素 
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(a)       (b)       (c) 

図－11 片持ち部材に生じる曲率分布の概念図 

 

に関するℎの評価法は確立されているとは言い難い。よ

って，評価式に関する種々の検討は今後の課題として，

ここでは，式(19)の𝛼௛を 1 と仮定した次式を用いた。 

   ℎ௜ ൌ 𝐿௘ ∙ 𝑤ூ௉,௜
௡                               (20) 

ここで，ℎ௜は特性長さ，𝐿௘は要素長さ，𝑤ூ௉,௜
௡ は式(11)に示

す IP の重みである。 

4.2 曲率に対するレギュラリゼーション 

本節では，曲率の正則化手法を提案する。提案手法は

Coleman の手法 14)をベースにしているが，後述する幾何

学的評価（図－11(c)）が同手法と異なる。図－11 に材軸

に沿う曲率分布の概念図を示す。脚部の要素（要素長さ

𝐿௘）が全塑性モーメントM௣あるいは降伏モーメントM௬

に達すると（図－11(a)），脚部の曲率𝜙のみが進行し，そ

の他の要素は弾性曲率𝜙௘௟௔௦௧௜௖を維持する（図－11(b)）。

よって，脚部要素の曲率は次式のように表現できるもの

とする。 

   Φ ൌ Φ௘௟௔௦௧௜௖ ൅ 𝜆 ∙ Φ௣௟௔௦௧௜௖                    (21) 

ここで，Φは脚部要素の曲率，Φ௘௟௔௦௧௜௖は弾性曲率（以下，

Φ௘），Φ௣௟௔௦௧௜௖は降伏後の塑性曲率（以下，Φ௣）である。

なお，現状では，主筋の抜け出しによる曲率Φ௦௟௜௣の寄与

分は無視した。λは縮尺係数であり，次式により表現する。 

   λ ൌ Φ௣
்ோ௎ா Φ௣

௉ோா஽ூ஼்ൗ                       (22) 

Φ௣
்ோ௎ாは塑性ヒンジ長さ𝐿௣に対応する曲率，Φ௣

௉ோா஽ூ஼்は

任意に解析者が設定する要素長さ𝐿௘に対応する曲率であ

る。一方，曲率Φは，弾性部分を無視すると，変形後の幾

何学的関係（図－11(c)）から，次式のように表現できる。 

   Φ ൌ
ఏ

௅೐
ൌ

ቀഃ
ಽ
ቁ

௅೐
ൌ

ఋ

௅೐∙௅
                         (23) 

ここで，θは片持ち柱の柱脚節点に対する塑性回転角で

ある。式(23)に塑性ヒンジ長さ；𝐿௣および𝐿௘をそれぞれ代

入して整理すると，式(22)は次式にように表現できる。 

   𝜆 ൌ
௅೐
௅೛

                                    (24) 

なお，𝐿௣は文献 5，7 および 15 と同様に次式 6)により算

出することにする。 

   𝐿௣ ൌ 0.08𝐿 ൅ 0.022𝑓௬௘𝑑௕௟                   (25) 

ここで，𝐿は塑性ヒンジから反曲点までの長さ(mm)，𝑓௬௘ 

 

 

 

 

 

 

 

 

図－12 塑性ヒンジ長さの違いがσ－εに及ぼす影響 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図－13 レギュラリゼーションの妥当性；全体応答 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図－14 レギュラリゼーションの妥当性；局所応答 

 

は塑性ヒンジにおける軸方向鉄筋の設計基準強度

(N/mm2)，𝑑௕௟は軸方向鉄筋の直径(mm)である。 

 

5.レギュラリゼーション手法の検証 

3 章にて検討した Tanaka と Park の柱を再び解析する。

レギュラリゼーションに際し図－4に示す終局ひずみ𝜀ଶ଴

を修正する。ここでは，文献 15 と同様に次式を用いた。 

   𝜀ଶ଴ ൌ
ீ೑
೎

଴.଺௙೎
ᇲ∙௛
െ

଴.଼௙೎
ᇲ

ா
൅ 𝜀଴                    (26) 

ここで，𝐺௙
௖は圧縮破壊エネルギー，𝑓௖

ᇱは圧縮強度，ℎは特

性長さ，𝐸はヤング係数，𝜀଴は圧縮強度時のひずみである。

本検討では， 𝐺௙
௖ ൌ 180ሺN/mmሻ（文献 15 と同値）とした。

また，本論文では，外力として集中節点力のみを受ける

ため，脚部要素の端部でモーメントが最大になること，

Newton-Cotes 則は必ず要素両端部に積分点を配置するこ

とを考慮して，要素端部の重みを一律に採用しℎ ൌ 𝐿௘ 6⁄

とした。この仮定は，汎用コードの都合上，積分点毎に 
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𝜀ଶ଴を入力できないことによるものである。その他のパラ

メータは，3 章と同様である。 

図－12 に式(26)に基づき評価した各塑性ヒンジ長さに

対応する圧縮側コンクリートの応力－ひずみ関係を示す。

破線はオリジナルの曲線であるが，比較するといずれも

ポストピーク勾配は緩やかに評価されている。図－13 に

再解析の結果を示す。1 要素によるケースを除いて，応

答は一致した。図－6 との比較から明らかなように，要

素寸法による応答の依存性は見受けられない。実験の再

現性という点では，最大耐力近傍の剛性と耐力を若干過

大に評価しているが，これはせん断変形を無視している

ことに加え，付着をモデル化していないことも 1 要因と

考えている。図－14 に曲率を再計算した結果を示す。

𝐿௣ =356.8(mm)であり，縮尺係数𝜆はそれぞれ， 4.62

（Le=1650(mm)），2.31（Le=825(mm)），1.54（Le=550(mm)）

および 0.77（Le=275(mm)）となった。なお， 𝜆の評価は，

縦軸が 1.0 以前のステップに対する曲率をΦ௘௟௔௦௧௜௖として

取り扱った。図－7 と比較すると，ポストピークは大幅

に改善され，実験値を概ね追随している。 

 

6.まとめ 

1) 変位型骨組要素の弾塑性挙動は，塑性ヒンジ長さ，

または，要素数の増減に依存して，ポストピーク挙

動が異なることを再確認した。 

2) 塑性ヒンジ長さを考慮し，数値積分則の影響を加味

した特性長さを設定することにより，力－変位関係

（全体応答）のレギュラリゼーションが可能である。 

3) 局所応答に対する正則化は，脚部要素にあたる塑性

ヒンジ長さの塑性回転を利用し，幾何学的関係から

評価することが可能である。 
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