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鉄塔の耐震性については，これまで鉄塔基礎や脚部の構造形式を補強する観点から議論されてきたが，

鉄塔の減衰性を検討した研究は少ない．本検討では，近年橋梁の耐震補強で採用されている同調質量ダン

パーに着目し，鉄塔の高減衰化による耐震性向上を図る．まず，架渉線の影響を考慮した鉄塔単体モデル

を構築し，その後固有値解析と動的解析を実施し，鉄塔の振動特性と動的応答特性を解析的に検討する．

その結果，TMDを鉄塔に設置することで，鉄塔の応答を効果的且つ劇的に低減することができることが明

らかとなった．本検討は，鉄塔が設計される際に，最適なダンパーを用いることで鉄塔の倒壊回避が可能

であることを示している． 
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1. 序論 

 

 電力供給システムは，主に発電，送電，変電及び配電

施設から構成されており，すべての施設がともに機能す

ることが電力の安定的供給の必要条件である．都市生活

を支える電力供給を安定的なものにするためには，これ

らのシステムの機能維持が極めて重要な課題である． 

 現在の我が国における送電鉄塔の設計は，主として「送

電用支持物設計標準JEC-127-1979（電気学会電気規格調

査会標準規格）」（以下，JEC-127と称す）1)を基に行われ

ている．1934年9月に関西地方を襲った第一室戸台風や

1959年と1961年9月にそれぞれ名古屋，大阪地方を襲った

伊勢湾台風などによる送電施設の被害経験を受け，

JEC-127では鉄塔設計における支配的な荷重である風荷

重の見直しが行われた．従来は，風・氷雪荷重を静的荷

重に置換した形で設計された送電施設は地震荷重に対し

ても十分安全であると考えられてきた．このため，

JEC-127では特殊な支持物においてのみ地震荷重が風荷

重を上回ることがあるとして震度法や動的応答解析によ

り耐震設計が行われている．地震荷重に対する配慮が少

ない中，1999年9月には台湾において集集地震が発生し，

送電鉄塔の倒壊が多数報告されるなど，我が国では前例

のない送電鉄塔の地震被害が発生した．台湾の送電鉄塔

の設計仕様は，日本のものよりも若干厳しいにも関わら

ず台湾中部で鉄塔の倒壊被害が多数報告されており，台

湾の電力供給システムに致命的なダメージを与えた2) - 6)．

また，我が国では2011年3月に東北地方太平洋沖地震が発

生し，福島第一原子力発電所付近の送電鉄塔の倒壊をは

じめ，東北地方を中心に甚大な鉄塔被害が生じた．倒壊

原因は津波や斜面崩壊によるものと報告されているが，

改めて送電鉄塔が倒壊することの危険性を再認識する形

となった．更に，2016年4月には平成28年熊本地震が発生

し，被災事例も報告されており，今後，送電鉄塔の耐震

性向上を検討することは必要不可欠な重要課題である． 

 既往の研究6) - 9)では，鉄塔基礎や脚部の構造特性の観点

から耐震性向上が検討されてきたが，鉄塔と地震波の共

振現象に対して鉄塔の耐震性を高めるなどの補強対策は

検討された例が少ない．本研究では，まず熊本地震で観

測された地震動に基づく鉄塔の耐震性評価を行う．更に，

鉄塔への減衰付与の観点から，近年，橋梁の耐震補強及
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び耐震性向上に採用されている制震デバイスを用いて耐

震性向上を図るための基礎的検討を試みる． 

 

 

2. 解析モデルと解析条件 

 

2.1 対象構造物と解析モデルの構築 

 本研究では，我が国で一般的に採用されている送電鉄

塔の構造図を基にモデル化を行う．対象構造物の送電鉄

塔は 220kV懸垂型山形鋼鉄塔であり，解析モデルの構造

図を図 2-1に示す．同図は主柱材 4本の脚の長さが等し

い平脚鉄塔（節点数 245，要素数 672）である．ここに，

図中のA～Dは主柱材の位置を，図中の番号はパネル番

号を表している．また，同様の懸垂型鉄塔が直線状に連

続して配置された状態を想定し，鉄塔間の径間長は若番

側，老番側ともに 350(m)と仮定する．主柱材，腹材，水

平材，及びその他補助材の全部材を 3次元はり要素の線

形材料（ヤング率：205.9(GPa)，ポアソン比：0.3）とし

てモデル化を行う．平脚鉄塔の主柱材に使用した等辺山

形鋼の断面性能，及び圧縮強度を表 2-1に示す．ここに，

圧縮強度とは座屈長さや座屈軸（弱軸又は平行軸）等か

ら算出した許容座屈強度であり，実際に部材が座屈する

際の軸力，すなわち降伏点対応の座屈軸力はこの許容座

屈強度に安全率 1.5 を乗じたものである．山形鋼の部材

減衰に関しては，沢辺ら 10)の無線鉄塔における加振実験

により，振幅が小さい場合は 1.7%，振幅が大きい場合は

3.3～3.8%の値を示すことから，既往の研究 3)では鉄塔の

動的挙動を把握するために山形鋼の部材減衰を 2%と仮

定している．これを踏まえ，本研究でも等辺山形鋼の部

材減衰を 2%とする．また，架渉線の減衰定数に関して

は，岩間ら 11)の電線の振動実験の結果から，本研究にお

いても同様に 0.4%と仮定した．架渉線のモデル化に当た

っては，既往研究 6)においてモデル化の妥当性が検証さ

れていることから，既往研究を基に行った．架渉線，及

び懸垂碍子のモデル化の概念図を図 2-2に，架渉線の諸

元を表 2-2に示す．地線を取り付ける腕金は最上部の左

右の計 2つであり，電力線を取り付ける腕金はそれ以外

である．架渉線方向の質量を碍子取り付け位置の腕金合

掌点に，架渉線直角方向，及び鉛直方向の質量を腕金に

付けたバネを介して付加する．架渉線の質量mの算出方

法を式(2-1)に示す．ここに，mx，my，mz：各方向成分

の質量，L1：若番側の径間長，L2：老番側の径間長，ρ：

架渉線の単位長さ質量（線密度），N：対象鉄塔の架渉

線質量負担率，M：金具質量・碍子質量である．なお，

架渉線の質量のモデル化に当たり，カテナリー式により

算出した実長と径間長との差がほとんどないこと，また

実長は弛度や張力，温度等で変化するため状況ごとに毎

回設定しなければならないことから，径間長を基に架渉

線の仮定を行う．また，架渉線の質量負担率は若番側，

老番側ともに 50%とする．架渉線直角方向，及び鉛直方

向の架渉線置換バネのバネ定数は，弦の振動方程式（式

(2-2)，及び式(2-3)）から 1 次固有周期を求め，1 質点

系の固有周期に関する方程式（式(2-4)）から算出した値

を採用する．ここに，T1：1 次固有周期，L：径間長

（L=(L1+L2)/2），S：初期の想定張力，k：架渉線置換バ

ネのバネ定数である．また，架渉線のモデル化に必要な
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パネル 

番号 
材 質 

部材寸法 

(mm) 

断面積 

(cm
2
) 

単位質量 

(kg/m) 

部材長さ 

(cm) 
細長比 

圧縮強度 

(kN) 

1 SS400 L 80×6 9.327 7.32 210 121 59.2 

2 SS400 L 80×6 9.327 7.32 210 121 59.2 

3 SS400 L 100×10 19.000 14.90 190 90 195.1 

4 SS400 L 100×10 19.000 14.90 195 93 188.6 

5 SS400 L 100×10 19.000 14.90 195 93 188.6 

6 SS540 L 130×9 22.740 17.90 200 71 375.6 

7 SS540 L 130×9 22.740 17.90 190 69 386.3 

8 SS540 L 130×9 22.740 17.90 195 71 375.6 

9 SS540 L 130×9 22.740 17.90 195 71 375.6 

10 SS540 L 150×10 29.210 22.90 200 61 547.6 

11 SS540 L 150×10 29.210 22.90 155 48 617.7 

12 SS540 L 150×10 29.210 22.90 165 51 603.1 

13 SS540 L 175×12 40.520 31.80 190 51 836.7 

14 SS540 L 175×12 40.520 31.80 225 60 768.2 

15 SS540 L 175×12 40.520 31.80 225 60 768.2 
図 2-1 懸垂型山形鋼鉄塔 

表 2-1 等辺山形鋼の断面性能表及び部材強度（主柱材） 
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想定張力は，無風時を想定して地震応答解析を行う必要

があることから無風時の張力を用いる．更に，電力線の

温度は気温に比べて高温になる場合があるが，電力線温

度が低温ほど張力は大きくなる傾向があるため，安全側

の評価を考慮して気温 15℃とし，これに合わせて架渉線

温度を 15℃と仮定する．従って，架渉線のモデル化に用

いる張力は，この時の値を採用する． 

 

2.2 制震デバイスの設置条件 

 従来の鉄塔の耐震・耐風設計では，部材の強度を高め

る方法や部材を塑性化させて振動エネルギーを吸収する

方法で，構造物の安全性を確保してきたが，部材を損傷

させずに応答そのものを低減させることはできない．そ

こで本検討では，構造部材を損傷させるのではなく，特

別な装置を用いてエネルギーを吸収し，応答低減の目標

を達成することが可能な制震デバイスに着目し，鉄塔へ

減衰を付与するとの観点から応答低減を図り，耐震性向

上を検討する．制震構造は，パッシブ制震やアクティブ

制震など形式の違いにより多数存在するが，本検討では

外部から力を加えることなく構造物の振動抑制が可能な

パッシブ制震の中でも，マスダンパー方式により構造物

の振動エネルギーを吸収する振子式の同調質量ダンパー

（Tuned Mass Damper，以下TMDと称す）を鉄塔に設置

することにより，鉄塔の応答低減を図る． 

 本検討では，TMDの質量比を鉄塔全質量の2%及び3%

とパラメトリックに変化させて検討を行った．TMDの質

量に関する諸元を表2-3に示す．また，TMDの同調比に

ついて，チューニングする固有周期は，TMDを設置しな

い鉄塔モデル（以下，非制震モデルと称す）の架渉線方

向の1次固有周期をターゲットとし，TMD取付け部に想

定するダンパーの回転ばねのばね剛性を調整することで

モデル化を行った．TMDの剛性に関する諸元を表2-4に

示す．更に，ダンパーの回転ばねの材料特性について，

鉄塔の1次モードの振動数に同調させた線形のものと，弾

性時の振動数は線形のものと同様とし，鉄塔の加速度が

任意の値になると降伏して弾塑性挙動を呈するタイプの

ものを仮定した．ここに，任意の値は，1Gから3Gまで0.5G

間隔でパラメトリックに変化させて検討を行った．TMD

の材料特性に関する諸元を表2-5に示す．なお，TMDの

設置位置は，鉄塔の架渉線方向の1次2次の振動モードを

考慮して，図2-3に示すとおり腕金部の中段としたModel 

Aと最塔頂部としたModel Bの2つのモデルを仮定し，振

子式のTMDを水平材の中央に2体設置した．設置方法と

しては，図2-4に示すとおり，鉄塔とTMDを仮想のダン

パーを想定した回転ばねを介して接合することで制震モ

デルを構築した． 
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1

2
 (2-4) 図 2-2 架渉線のモデル化概念図 

表 2-2 架渉線の諸元 
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地 線 電力線 

条 数 2 (条/基) 導体数 1 (条/相) 

単位質量 1.015 (kg/m) 単位質量 2.678 (kg/m) 

想定温度 15 (℃) 想定温度 15 (℃) 

想定張力 13,680 (N/条) 想定張力 29,263 (N/条) 

金具質量 50 (kg/支持点) 碍子質量 250 (kg/支持点) 
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2.3 解析条件の概要 

 既往の研究6)では，鉄塔と基礎は剛性差や質量差が大

きいため，鉄塔基部を固定とした場合と基礎・地盤を含

めてモデル化した場合で応答に差がないことから，基礎

固定としてモデル化している．本研究においても，基礎

は完全固定支持とする．解析ソフトは，汎用構造解析プ

ログラムTDAPIIIを使用した．固有値解析の方法は，

Subspace法を適用する．また，動的解析の方法は，

Newmark β法（β=0.25）による直接積分法を適用し，積

分時間間隔は0.002(sec)とする．更に，固有値解析におい

て有効質量比の卓越したモード（1次及び2次）より

Rayleigh減衰を定義した．なお，第一基準振動数と第二

基準振動数の組み合わせは，過大な減衰を示さないよう

に1次の固有振動数と50(Hz)の組み合わせを採用した．入

力地震動は，兵庫県南部地震時，及び平成28年熊本地震

時（以下，熊本地震と称す）に観測された強震記録とし，

地震動の入力方向は架渉線方向に単一入力とした．表2-6

に地震動の概要を，図2-5に加速度波形を示す． 

表 2-3 TMD質量の諸元 

表 2-4 TMD剛性の諸元 

表 2-5 TMD材料特性の諸元 

図 2-3 制震デバイスの設置図 

図 2-4 ダンパー接合部のモデル化 
0

1

2

3

4

5

6

-3 -2 -1 0 1 2 3

鉄塔水平材 

TMD部材 

ダンパー 

（回転ばね） 二重節点 

対象構造物 質量（kg） 重量（kgf） 

鉄塔単体 11,107 108,923 

架渉線 7,934 77,808 

全 体 19,041 186,731 

制震装置当たり（質量比 2%） 222 2,179 

制震装置当たり（質量比 3%） 333 3,268 

TMD1 体当たり（質量比 2%） 111 1,089 

TMD1 体当たり（質量比 3%） 167 1,634 

 

対象構造物 部材長さ（mm） ばね剛性（kN･mm/rad） 

質量比 2% 500 2,091 

質量比 3% 500 3,136 

 

対象構造物 
降伏曲げモーメント（kN･mm） 

質量比 2% 質量比 3% 

非線形 1.0G 545 817 

非線形 1.5G 817 1,225 

非線形 2.0G 1,089 1,634 

非線形 2.5G 1,362 2,042 

非線形 3.0G 1,634 2,451 

 

（a） Model A （b） Model B 

地震名 観測点コード 観測点名 観測成分 最大加速度（gal） 地震動略名 

兵庫県南部地震 
- 神戸海洋気象台 NS 818 JMA神戸 NS 

- JR 鷹取駅構内 EW 666 JR 鷹取 EW 

平成 28 年熊本地震 

KMMH16 益 城 
NS 653 益城 NS 

EW 1,157 益城 EW 

KMM008 宇 土 
NS 651 宇土 NS 

EW 771 宇土 EW 

KMM006 熊 本 
NS 827 熊本 NS 

EW 616 熊本 EW 

 

表 2-6 入力地震動の概要 

TMD

6

TMD

1
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3. 動的応答解析結果 

 

 動的解析で得られた鉄塔最頂部の応答変位の時刻歴波

形を図3-1に示す．熊本地震による応答の最大値は，道路

橋示方書で規定されている神戸海洋気象台やJR鷹取駅

構内の結果と同等以上の値を示している．宇土EWのケ

ースでは，兵庫県南部地震時の約1.5倍の変位を生じる．

宇土EWのケースについて，TMDによる制震効果を図3-2

に示す．一般的には地震に対するTMDの制震効果は限定

的であるが，宇土EWに対しては質量比3%の線形のケー

スで最大30%の低減効果を示し，今回検討に用いた熊本

地震では最も制震効果を示すことが明らかとなった．ま

た，非線形性を考慮した場合，10～20%程度の応答低減

率が認められた．更に，制震モデルの場合は，非制震に

比べて，制震ダンパーによる低減効果の特徴である応答

の早期収束が認められる．各地震動に対する応答低減率

を表3-1に示す．本検討に用いた地震動の一部に対しては

応答増加がみられるものの増加率は低く，ほとんどのケ

ースにおいて10～20%程度の低減効果が認められる． 

 鉄塔で応力部材として重要な主柱材に発生する圧縮軸

力の最大値を図3-3に示す．熊本地震のケースでは，兵庫

県南部地震のケースと比較すると，道路橋示方書と同程
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（e） 地震動 宇土 NS （f） 地震動 宇土 EW 

（g） 地震動 熊本 NS （h） 地震動 熊本 EW 

図 2-5 入力地震動時刻歴 
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度の軸力が発生する結果となった．神戸海洋気象台のケ

ースで，鉄塔中段の一部に限界軸力を超過する要素が存

在するが，それ以外は限界軸力以下に収まっている一方

で，宇土EWのケースでは，ほとんどの主柱材が限界軸

力を超過する結果となった．脚部では，最大で道路橋示

方書の1.5倍の軸力を示している．熊本地震の場合，脚部

以外の部材でも許容軸力を超過するものが存在する． 

 宇土EWのケースについて，主柱材に発生する最大軸

力を図3-4に示す．非制震の場合，いずれの主柱材でも限

界軸力を上回る厳しい状態であるが，TMDの設置により，

軸力を低減することが可能である．最も低減効果が顕著

に表れたのは，質量比3%の線形のケースで，鉄塔脚部に

おいて最大で35%程度応答を抑える結果となった． 

 主柱材以外も含む鉄塔を構成する全部材に対して，動
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（a） JMA神戸 NS （b） JR鷹取 EW 

（c） 益城 NS （d） 益城 EW 

（e） 宇土 NS （f） 宇土 EW 

図 3-1 頂部応答変位時刻歴（非制震モデル） 

応答低減率

（%） 
益城 NS 益城 EW 宇土 NS 宇土 EW 熊本 NS 熊本 EW 

解析モデル 2% 3% 2% 3% 2% 3% 2% 3% 2% 3% 2% 3% 

線形 6.8 6.3 -0.9 -1.2 26.2 27.5 27.9 34.4 11.1 16.0 -3.6 -5.9 

非線形 1.0G 5.2 7.7 -0.4 -0.5 7.0 10.8 4.0 6.0 6.1 9.2 2.6 3.3 

非線形 1.5G 6.7 9.9 -0.7 -1.0 10.5 15.7 5.8 8.6 8.2 12.2 0.9 1.5 

非線形 2.0G 7.9 10.8 -0.8 -1.2 13.4 19.9 7.6 11.2 9.5 14.0 -0.1 -0.2 

非線形 2.5G 8.7 9.7 -0.9 -1.2 15.9 23.5 9.2 13.6 10.4 15.1 -2.8 -5.9 

非線形 3.0G 8.6 8.4 -0.9 -1.2 18.1 26.7 10.6 15.8 10.8 15.8 -3.6 -5.9 

※表中の値は非制震モデルに対する応答低減率（%）であり，負値は応答増加を表す． 

 

表 3-1 応答変位低減率（熊本地震） 
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的解析の結果を無次元化軸力3)により評価し，構造的弱

点箇所の特定を試みる．部材に発生した軸力の最大応答

値を部材強度（許容軸力）で除したもの，部材強度に安

全率1.5を乗じた限界軸力で除したものを，それぞれ許容

軸力レベル，限界軸力レベルの無次元化軸力σと定義す

る．非制震モデルに対して地震動を入力した場合の許容

軸力レベルの無次元化軸力を図3-5に示している．いずれ

のケースも，主柱材以外に架渉線方向の振動に対して抵

抗する斜材で無次元化軸力が1.0を超過している．熊本地

震のケースでは，兵庫県南部地震のケースと比較すると，

同等以上の軸力が発生する結果である．特に，宇土EW

のケースは，最も厳しい結果を示しており，脚部に限ら

ず塔体上部まで超過軸力が及んでいる．宇土EWのケー

スについて，TMDによる軸力の制震効果を図3-6に示す．

いずれのケースも限界軸力を超過する厳しい結果である

が，非制震モデルに対して，いずれのダンパーの場合も

全体的に制震効果が表れている．また，TMD質量比3%

のケースが2%のケースよりも応答低減効果が大きい． 
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図 3-2 頂部応答変位時刻歴（Model A/宇土 EW） 

（a） 制震/2%/線形 （b） 制震/3%/線形 

（c） 制震/2%/非線形 1.0G 

（e） 制震/2%/非線形 2.0G 

（g） 制震/2%/非線形3.0G 

（d） 制震/3%/非線形1.0G 

（f） 制震/3%/非線形 2.0G 

（h） 制震/3%/非線形3.0G 
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 また，TMDの設置位置の違いによる応答低減効果につ

いて検討する．これまでは腕金中段にTMDを設置した

Model Aを対象に議論してきたが，鉄塔の架渉線方向1次

2次モードを考慮して最塔頂部の1番パネルにTMDを設

置したModel Bによる解析を行った．頂部の応答変位を

図3-7に示す．最大変位はModel AよりもModel Bの方が

低減効果は大きいことを示している．また，非線形のケ

ースでも，Model Bの応答低減率が大きい． 
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（a） JMA神戸 NS/JR鷹取 EW （b） 宇土 NS/EW 

図 3-3 最大圧縮軸力鉛直分布（非制震モデル/主柱材D） 

（a） 制震/2%/線形 （b） 制震/2%/非線形 2.0G 

（c） 制震/3%/線形 （d） 制震/3%/非線形 2.0G 

図 3-4 最大圧縮軸力鉛直分布（宇土 EW/主柱材D） 



 

9 

 

x
y

z

-5

0

5

10

15

20

25

30

35

40

45

-20 -15 -10 -5 0 5 10 15 20

x
y

z

-5

0

5

10

15

20

25

30

35

40

45

-20 -15 -10 -5 0 5 10 15 20

x
y

z

-5

0

5

10

15

20

25

30

35

40

45

-20 -15 -10 -5 0 5 10 15 20

x
y

z

-5

0

5

10

15

20

25

30

35

40

45

-20 -15 -10 -5 0 5 10 15 20

0.0≦σ≦0.8

0.8＜σ≦1.0

1.0＜σ

x
y

z

-5

0

5

10

15

20

25

30

35

40

45

-20 -15 -10 -5 0 5 10 15 20

x
y

z

-5

0

5

10

15

20

25

30

35

40

45

-20 -15 -10 -5 0 5 10 15 20

x
y

z

-5

0

5

10

15

20

25

30

35

40

45

-20 -15 -10 -5 0 5 10 15 20

x
y

z

-5

0

5

10

15

20

25

30

35

40

45

-20 -15 -10 -5 0 5 10 15 20

x
y

z

-5

0

5

10

15

20

25

30

35

40

45

-20 -15 -10 -5 0 5 10 15 20

x
y

z

-5

0

5

10

15

20

25

30

35

40

45

-20 -15 -10 -5 0 5 10 15 20

x
y

z

-5

0

5

10

15

20

25

30

35

40

45

-20 -15 -10 -5 0 5 10 15 20

x
y

z

-5

0

5

10

15

20

25

30

35

40

45

-20 -15 -10 -5 0 5 10 15 20

0.0≦σ≦0.8

0.8＜σ≦1.0

1.0＜σ

図 3-5 許容軸力レベル無次元化軸力（非制震モデル） 

（a） JMA神戸 NS （b） JR鷹取 EW （c） 益城 NS （d） 益城 EW 

（e） 宇土 NS （f） 宇土 EW （g） 熊本 NS （h） 熊本 EW 

図 3-6 限界軸力レベル（許容軸力×1.5）無次元化軸力（宇土 EW） 

（a） 非制震 （b） 制震 2%/線形 （c） 制震 3%/線形 （d） 制震 3%/非線形 2.0G 

σmax = 1.985 σmax = 1.754 σmax = 1.749 σmax = 1.966 

σmax = 1.405 σmax = 2.901 σmax = 1.598 σmax = 1.587 

σmax = 1.414 σmax = 1.793 σmax = 1.290 σmax = 1.725 
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図 3-7 頂部応答変位時刻歴（JMA神戸 NS） 

（a） Model A/2%/線形 （b） Model A/2%/非線形 2.0G 

（c） Model B/2%/線形 （d） Model B/2%/非線形 2.0G 

（a） Model A/2%/線形 （b） Model A/2%/非線形2.0G 

（c） Model B/2%/線形 （d） Model B/2%/非線形 2.0G 
図 3-8 最大圧縮軸力鉛直分布（JMA神戸 NS/主柱材D） 
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 部材軸力について比較したものを図3-8に示す．Model 

A，Model Bのいずれのケースも一定の低減効果が表れて

いるが，特にModel Bの線形のケースにおいてベンド点

以下の脚部で軸力の低減率が高い．また，いずれのモデ

ルでもほとんどの部材の最大軸力が許容値以下に低減さ

れている． 

 鉄塔の全部材を限界軸力レベルの無次元化軸力で評価

したものを図3-9に示す．JMA神戸NSによる解析では，

非制震モデルでベンド点上の11番パネル斜材が最大無次

元化軸力を示しており，ベンド点付近が構造的弱点部で

ある．Model Aでは，ほとんどの部材で大幅な応答低減

を示しているが，一部11番パネルで損傷部材が存在する．

また，Model Bでは，線形，非線形のいずれのケースで

もModel Aより高い応答低減率を示す．特に，線形の場

合，全部材で軸力が1.0未満に抑えられている． 

 TMDを腕金中段に設置した場合と最塔頂部に設置し

た場合で，一定の応答低減効果が確認できた．また，本

検討に用いた地震動に対しては，塔頂部に設置したケー

スの方が高い応答低減率を示すことが明らかとなった． 

 また，応答変位のフーリエ振幅スペクトルを図3-10に

示す．非制震では，鉄塔1次の振動数のみが励起されてい

る．一方，制震では，TMDの制震効果でフーリエ振幅が

低下し，ピークの振動数が2分化されている．周波数解析

結果からも，TMDの設置による鉄塔の応答抑制効果が確

認できる． 

 

 

4. 結論 

 

 本検討では，我が国で一般的に採用されている送電鉄

塔を対象構造物として，兵庫県南部地震と熊本地震にお

いて観測された地震動を入力することで，鉄塔の応答の

差異を明らかにした．また，TMD を活用した地震時の

鉄塔の応答低減効果に関して解析的に検討を行った．そ

の結果，得られた主な知見を以下に示す． 

 

(1) 制震デバイスとして TMD による制震効果は一般的

には地震に対しては限られているが，鉄塔に TMD を設
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図 3-9 限界軸力レベル（許容軸力×1.5）無次元化軸力（JMA神戸 NS） 

（a） Model A/線形 （b） Model A/非線形2.0G （c） Model B/線形 （d） Model B/非線形 2.0G 

図 3-10 応答変位のフーリエ振幅スペクトル 

σmax = 1.074 σmax = 1.176 σmax = 0.965 σmax = 1.046 
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置することにより，鉄塔の応答に関して一定の応答低減

効果が確認できた． 

 

(2) TMDの材料特性をパラメトリックに変化させて鉄塔

の制震効果を検証した結果，質量比やダンパーの材料特

性により応答低減率が異なり，最適な TMD の設計条件

の検討で制震効果を高めることが可能と考えられる． 

 

(3) TMDの設置位置を変化させて制震効果を検討した結

果，固有振動特性の主要モードより変形箇所を考慮して

鉄塔に制震デバイスを設置することは，効果的且つ劇的

に応答低減効果を示すことが検証できた． 

 

 今後は TMD の非線形特性に関して詳細な検討を行い，

更なる送電鉄塔の耐震性向上を図る予定である． 
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FUNDAMENTAL RESEARCH ON IMPROVEMENT OF SEISMIC 

PERFORMANCE OF TRANSMISSION TOWER USING TMD 

 

Masayuki MATSUMOTO, Akira KASAI, Taiji MAZDA and Nobuyuki ISHIDA 

 
The earthquake resistance of transmission tower has been often discussed from the viewpoint of 

reinforcing the foundation of steel tower, but there are also few studies considering the damping 

characteristics of the tower. This paper focuses on the tuned mass damper (TMD) which has been adopted 

for seismic reinforcement of bridges in recent years. The purpose of this research is to improve the 

seismic performance of steel tower by giving the high damping to the tower. We construct a single tower 

model considering the influence of transmission line, and then simulate the vibration characteristics and 

seismic behavior of the tower by the eigenvalue analysis and the dynamic response analysis. The results 

show that the transmission tower with TMD can reduce its own response effectively and drastically. This 

study concludes that the collapse of steel tower can be avoided by using the optimum damper in the 

design of the transmission tower. 


