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1．はじめに 

構造物の非線形動的特性を把握するには，第一に線形動的特性を把握することが重要である．線形動的

特性を把握する上で，振動問題で最も簡単な 1質点 1自由度系で考えるのが適当である． 

1 質点 1 自由度系において，平衡状態にある動的な系に外力が作用して振動が起こった後，再び外力の

作用を受けなくとも生ずる振動を自由振動という．系の運動に無関係な外力の作用によって起きている振動を

強制振動という．また，系に作用する外力が一定の時間的変動を周期的に繰り返す場合，系も周期的に一定

の振動を繰り返す．このような振動を定常振動といい，そうでない場合を非定常振動という．本論では，これら

の振動問題について述べる． 

 

2．非減衰自由振動 
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図 2.1 非減衰自由振動 

 

質量 m，剛性 kを有する系の運動方程式（非減衰自由振動）は次のように表される． 

0=+ kxxm &&  （2.1） 

式（2.1）の両辺を mで除し， 

ω=
m
k  （2.2） 

とおくと，次式が得られる． 

02 =+ xx ω&&  （2.3） 

この一般解は微分方程式論より C1，C2を任意定数として次のように求まる． 

tCtCx ωω sincos 21 +=  （2.4） 

tCtCx ωωωω cossin 21 +−=&  （2.5） 

任意定数 C1，C2は次の初期条件より求まる． 
0=t → ，  0xx = 0xx && =
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01 xC = ，
ω

0
2

x&
=C  （2.6） 

したがって，式（2.3）の特殊解は次のように表される 

t
x

txx ω
ω

ω sincos 0
0

&
+=  （2.7） 

また，次のように表すことも出来る． 

( ) ( )φω
ω

+





+= t

x
xtx sin

2
02

0
&  （2.7） 

( ) ( )φω
ω

ω +





+= t

x
xtx cos

2
02

0
&

&  （2.8） 

( ) ( )φω
ω

ω +





+−= t

x
xtx sin

2
02

0
2 &

&&  （2.9） 

ただし，
ω

φ
/

tan
0

0

x
x
&

=  

これより，質点mの運動は振幅が一定で，ωを固有円振動数とする単弦振動である．また，φは位相角，また

は位相遅れと呼ばれるものである．以上より，1質点 1自由度系の非減衰自由振動は，固有円振動数ωと，初
期変位 x0，初速度 によって支配されていることが分かる． 0x&

 

周期 Tは 1往復に必要な時間であり，その逆数は 1秒間に往復する回数，すなわち振動数と呼ばれ fで表

す．ωは円振動数と呼ばれるが，式（2.10）で示したように構造物固有の定数である．質点の質量mとばねの剛

性（ばね剛性）kから算出されることから，固有円振動数とも呼ばれる．したがって，周期，振動数も同様に固有

円振動数 f，固有周期 T とも呼ばれ，これらをまとめて固有値と称している． 

固有周期（sec） 
k
m

f
T π

ω
π 221
==−  （2.10） 

固有振動数（Hz） 
m
k

T
f

ππ
ω

2
1

2
1

===  （2.11） 

固有円振動数（rad/sec） 
m
kf

T
=== ππω 22  （2.12） 
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図 2.2 変位応答（非減衰自由振動） 
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図 2.3 時刻歴応答変位（非減衰自由振動） 

 

3．減衰自由振動 
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図 減衰自由振動 

 

質量ｍ，粘性減衰定数 c，剛性 kを有する系の運動方程式（減衰自由振動）は次のように表される． 

0=++ kxxcxm &&&  （3.1） 

式（3.2）の両辺を mで除し， 

ω=
m
k ， ωh

m
c 2=  （3.2） 

とおくと次式が得られる． 

02 2 =++ xxhx ωω &&&  （3.3） 

この方程式を解くには微分方程式論より，解を次のように仮定することによって得られる． 
tex λ=  （3.4） 

x&， & も次のように表される． x&
tex λλ=&  （3.5） 

tex λλ2=&&  （3.6） 

これらを式（3.3）に代入すると， 

( ) 02 22 =++ teh λωωλλ  （3.7） 

λ=0の時は振動しないことより， 

02 22 =++ ωωλλ h  （3.8） 

これを特性方程式と呼び，λは次のようにもとまる． 

1λ ， 12 −±−= hh ωωλ2  （3.9） 
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式（3.3）の一般解は，微分方程式論より C1，C2を任意定数として次のように求まる． 
tt eCeCx 21

21
λλ +=  （3.10） 

（i）h2-1≧0の場合（h≧1） 

λ1，λ2が相違なる実数となり，変位 xは指数関数となり振動しない． 

 

（ii）h2-1<0の場合（h<1） 

式（3.9）の根号内は負の値となるので，次のように表す． 

21 hih −+−= ωωλ1  （3.11） 

21 hih −−−= ωωλ2  （3.12） 

ここで，a，bを次のように定義すると，λ1，λ2は次のように表される．  

ωha =  （3.13） 
21 hb −=ω  （3.14） 

iba +−=1λ  （3.15） 

iba −−=2λ  （3.16） 

一般解は次のように表される． 
( ) ( tibatiba eCeCx −−+− += 21

)  

( )ibtibtat eCeCe −− += 21  （3.17） 

ここで， 

xixeix sincos +=  （3.18） 

xixe ix sincos −=−  （3.19） 

より一般解は次のようになる． 

( ) ( ){ }btCCibtCCex at sincos 2121 −++= −  

( )btCbtCe at sincos 43 += −  （3.20） 

( ) ( ){ }btaCbCbtaCbCex at sincos 4334 +−−= −&  （3.21） 

ここで，初期条件より任意定数 C3，C4を求めることができる． 
0=t → ，  0=x 0xx && =

03 =C ，
b
x0

4

&
=C  （3.22） 

となり，特殊解は次のように表される． 

( ) bte
b
x

tx at sin0 −=
&  （3.23） 

( ) 





 −= − bt

b
abtextx at sincos0&&  

( ) ( )φ−+= − btebax at sin1/ 2
0&  （3.24） 

( ) ( ) ( ) ( ){ }φφ −−−+= − btabtbebaxtx at sincos1/ 2
0&&&  
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( )φ2sin0

22

−
+

= − btex
b

ba at&  （3.25） 

ただし，a ，ωh= 21 h−=ωb ，
a
b

=φtan  

 

減衰の大きさは運動方程式の減衰項の係数 c によって表される．c は明らかに（力/速度）の次元をもってい

る．しかし系全体の減衰を表す場合には，むしろ 

mk
ch

2
=  （3.26） 

で定義される無次元量が多く用いられ，これを減衰定数と呼んでいる． 

すなわち，h2-1=0 の時，振動するかどうかの境目にあたり，これを臨界減衰と呼んでいる．臨界減衰は次の

ように表される． 

mkcc 2=  （3.27） 

減衰定数 hはこの臨界減衰に対する比（臨界減衰比）を意味する． 

cc
ch =  （3.28） 
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図 3.2 変位応答（減衰自由振動） 
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図 3.3 時刻歴応答変位（減衰自由振動） 
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4．正弦波外力による強制振動 
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図 4.1 正弦波による強制振動 

 

外力のうち最も簡単なものは，一定の振幅で作用する正弦波外力である．地震外力の変位を振幅 f0，円振

動数ω0の正弦波である場合を考えると， 

gxmkxxcxm &&&&& −=++  （4.1） 

tfxg 00 sinω=  （4.2） 

tfxg 0
2

00 sinωω−=&&  （4.3） 

と表すことができる．これを式（4.1）に代入すると， 

tmfkxxcxm 0
2

00 sinωω=++ &&&  （4.4） 

tfxxhx 0
2 sin2 ωωω =++ &&&  （4.5） 

ただし，
m
k

=ω ，
mk
ch

2
= ，  （4.6） 2

00ωff =

このような微分方程式の解は，微分方程式論より，右辺を 0 とおいた同次方程式（減衰自由振動）の一般解

xt（t）とこの式を満足する特殊解（定常振動）xs（t）との和で与えられる．すなわち， 
( ) ( ) ( )txtxtx ts +=  （4.7） 

 

4．1 同次方程式（減衰自由振動） 

前節より，同次方程式の一般解は次のようになる． 

( ) ( )thCthCetx th
t

2
2

2
1 1sin1cos −+−= − ωωω  （4.8） 

 

4．2 特殊解（定常振動） 

定常振動解は，外力と同じ振動数を持つことを予想し，xを次のように仮定する． 
( ) tCtCtxs 0201 sincos ωω +=  （4.9） 

( ) tCtCtxs 002001 cossin ωωωω +−=&  （4.10） 

( ) tCtCtxs 0
2

020
2

01 sincos ωωωω −−=&&  （4.11） 

これらを式（4.5）に代入すると， 

( ){ } ( ){ } tftChCtCCh 00102
2

0
2

01
2

0
2

20 sinsin2cos2 ωωωωωωωωωωω =−−+−+  （4.12） 

( ) 02 1
2

0
2

20 =−+ CCh ωωωω  （4.13） 

( ) fChC =−− 102
2

0
2 2 ωωωω  （4.14） 
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( ) ( )2
0

22
0

2

0
1

2

2

ωωωω

ωω

h

fh
C

+−
=  （4.15） 

( )
( ) ( )2

0

22
0

2

2
0

2

2
2 ωωωω

ωω

h

f
C

+−

−
=  （4.16） 

これらを式（4.9）に代入すると， 

( ) ( ) ( )
( ){ }tth

h

ftxs 0
2

0
2

002
0

22
0

2
sincos2

2
ωωωωωω

ωωωω
−+−

+−
=  （4.17） 

次のようにも表すこともできる． 

( )
( ) ( )

( )φω
ωωωω

ω
−

+−
= t

h

f
txs 0

2
0

22
0

2

2
00 sin

2
 

( )φω −= tx 00 sin  （4.18） 

ただし，

( ) ( )2
0

22
0

2

2
00

0

2 ωωωω

ω

h

f
x

+−
=  （4.19） 

22
0

0

/1
/2

tan
ωω
ωω

φ
−

=
h  

 

4．3 理論解 

正弦波外力を受けるときの強制振動の一般解は， 

tmfkxxcxm 0
2

00 sinωω=++ &&&  （4.20） 

( ) ( ) ( )txtxtx ts +=  （4.21） 

( ) ( ) ( )φω −++= − txbtCbtCetx at
0021 sinsincos  （4.22） 

( ) ( ) ( ){ } φωω −++−−= − txbtaCbCbtaCbCetx at
0002112 cossincos& ( )  （4.23） 

ここで，
m
k

=ω ，
mk
ch

2
= ， ，ωha = 21 h−=ωb ，  2

00ωff =

( ) ( )2
0

22
0

2

2
00

0

2 ωωωω

ω

h

f
x

+−
= ，

2
0

2
02
ωω
ω

φ
−

=
a

tan  （4.24） 

である．初期条件 t → ， のとき， 0= 0=x 0=x&

( ) ( )2
0

22
0

2

02
001

2

2

ωωω

ω
ω

a

a
fC

+−
⋅=  （4.25） 

( )
( ) ( )2222

2
0

22
02

002
2

2

ωωω

ωωω
ω

a

a
b

fC
+−

+−
⋅⋅=

00

 （4.26） 

以上より， 

( )
( ) ( )

( ) ( )φωωω
ωωω

ω
−+







 +−+

+−
= − txbta

b
btae

a

f
tx at

00
2

0
22

2
0

22
0

2

3
00 sinsin21cos2

2
 （4.27） 

( )
( ) ( )

( ){ } ( )φωωωω
ωωω

ω
−+−+−

+−
= − txbtabbtae

a

f
tx at

000
2

0
22

2
0

22
0

2

3
00 cossin2cos2

2
&  （4.28） 
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( )
( ) ( )

( ){ } ( )φωωωω
ωωω

ω
−−+−+

+−

−
= − txbtabtabe

a

bf
tx at

00
2

0
2

0
22

2
0

22
0

2

3
00 sinsin2cos2

2
&&  （4.29） 

ただし，
m
k

=ω ，
mk
ch

2
= ， ，ωha = 21 h−=ωb ，  2

00ωff =

( ) ( )2
0

22
0

2

2
00

0

2 ωωωω

ω

h

f
x

+−
= ，

2
0

2
02
ωω
ω

φ
−

=
a

tan  （4.30） 
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入力変位（T0=0.3） 
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減衰自由振動解 
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定常振動解 
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図 4.3 時刻歴応答変位（正弦波による強制振動） 
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5．伝達関数 

外力 の代わりに，複素外力 を用いて考えてみる． tfxg 00 sinω= ti
g efx 0

0
ω=

gxmkxxcxm &&&&& −=++  （5.1） 
ti

g efx 0
0

ω=  （5.2） 

ti
g efx 02

00
ωω−=&&  （5.3） 

と表すことができる．これを式（5.1）に代入すると， 
tiemfkxxcxm 02

00
ωω=++ &&&  （5.4） 

tifexxhx 022 ωωω =++ &&&  （5.5） 

ただし，
m
k

=ω ，
mk
ch

2
= ，  （5.6） 2

00ωff =

前節より，この微分方程式の解は，右辺を 0とおいた同次方程式（減衰自由振動）の一般解 xt（t）とこの式を

満足する特殊解（定常振動）xs（t）との和で与えられる．ここでは，定常振動解のみを考えることにする． 

 

定常振動解は，外力と同じ振動数を持つことを予想し，xs（t）を次のように仮定する． 

( ) tiftfCetx ti
s 0000 sincos0 ωωω +==  （5.7） 

( ) ti
s Ceitx 0

0
ωω=&  （5.8） 

( ) ti
s Cetx 02

0
ωω−=&&  （5.9） 

 

ここで，Cは複素振幅とよばれるものである．複素振幅は実部と虚部の 2つの値を含み，振幅の絶対値と位

相差の両方を同時に表現できるものである．複素振幅には次のようなことが成立っている． 

θi
IRIR eCCiCCC ⋅+=⋅+= 22  

( )θθ sincos22 iCC IR ++=  

R

I

C
C

=θtan  

 

式（5.7）～式（5.9）を式（5.5）に代入すると， 

fCCihC =++− 2
0

2
0 2 ωωωω  （5.10） 

ih
fC

0
2

0
2 2 ωωωω +−

=  （5.11） 

( ) ( )
θ

ωωωω

ω ie
h

f
2

0

22
0

2

00

2+−
=  （5.12） 

ただし，
2

0
2

02
tan

ωω
ωω
−

−
=

h
C  

 

ここで，前節の式（4.19）と式（5.12）を比較してみると，次のような関係があることがわかる． 

0xC =  （5.13） 
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φθ tantan −=  （5.14） 

1=θie  （5.15） 

 

したがって，定常振動解は， 

( )
( ) ( )

tii
s ee

h

ftx 0

2
0

22
0

2

00

2

ωθ

ωωωω

ω −

+−
=  

( )θω −= tiex 0
0  

( ) ( )θωθω −+−= tixtx 0000 sincos  （5.16） 

となり，実部は外力 に対する解を，虚部は に対する解を表している． tf 00 cosω tf 00 sinω

 

これは，時間 t=∞の時の定常振動における解である．応答倍率とは，入力波の揺れに対して質点の揺れが
変位及び，加速度において何倍になるかを示す指標である．時節に示す は，支点の位置に対して質点

の位置が相対的にどれだけ変位しているかを示すものである．また， は，支点の加速度の何倍にな

るかを示すものである． 

gxx /

gg x&&& /xx &&& +

また，変位及び絶対加速度は外力に対してθだけ位相が遅れていることが分かる．静的の場合は，位相が

遅れることはないが，動的の場合，減衰があることによって変位及び絶対加速度は外力よりも遅れが生じる．こ

の位相遅れは，減衰の増大に伴い位相遅れも増大するが，共振時においては，減衰量によらず，π/2 となる． 

 

5．1 相対変位応答倍率 

式（5.7）と式（5.12）より， 

tie
ih

fx 0

0
2

0
2 2

ω

ωωωω +−
=  

( ) ( )
tii ee

h

f
0

2
0

22
0

2

00

2

ωθ

ωωωω

ω −

+−
=  

( ) ( )
g

i xe
h

⋅
+−

= − θ

ωωωω

ω
2

0

22
0

2

0

2
 （5.17） 

( ) ( )
θ

ωωωω

ωω i

g

e
hx

x −

+−
=

2
0

222
0

0

/2/1

/  （5.18） 

ただし，
22

0

0

/1
/2

tan
ωω
ωω

θ
−

=
h  

 
ここで， を用いて振動数で表してみると， fπω 2=

( ) ( )
θi

g

e
fhfff

ff
x
x −

+−
=

2
0

222
0

0

/2/1

/  （5.19） 
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ただし，
22

0

0

/1
/2

tan
ff
fhf

−
=θ  

 
また． を用いて固有周期で表してみると， Tf /1=

( ) ( )
θi

g

e
ThTTT

TT
x
x −

+−
=

2
0

22
0

2

0

/2/1

/  （5.20） 

ただし，
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0
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0
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tan
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−
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図 5.1 変位応答倍率と位相角 

5．3 絶対加速度応答倍率 

地震による慣性力は運動方程式より絶対加速度 と質量 mの積で表される． gxx &&&& +

gxxxhx &&&&& −=++ 22 ωω  （5.21） 

xxhxx g
22 ωω −−=+ &&&&&  （5.22） 

式（），式（）を代入すると， 
( ) ti

g Ceihxx 02
02 ωωωω +−=+ &&&&  

( )xh 2
02 ωωω +−=  

( ) tie
ih

ihf
0

0
2

0
2

2
000

2
2 ω

ωωωω
ωωωω

+−

+−
=  

gx
ih

ih
&&

0
2

0
2

2
0

2
2

ωωωω
ωωω

+−

+
=  （5.23） 

ih
ih

x
xx

g

g

0
2

0
2

2
0

2
2

ωωωω
ωωω

+−

+
=

+

&&

&&&&
 

( )
( ) ( )

θ

ωωωω

ωω ie
h

h −⋅
+−

+
=

2
0

222
0

2
0

/2/1

/21  （5.24） 

ただし，
( )

( )222
0

3
0

41/1
/2

tan
h

h
−−

=
ωω

ωω
θ  
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ここで， を用いて振動数で表してみると， fπω 2=

( )
( ) ( )

θi

g

g e
fhfff

fhf
x

xx
−⋅

+−

+
=

+
2

0

222
0

2
0

/2/1

/21
&&

&&&&  （5.25） 

ただし，
( )

( )222
0

3
0

41/1
/2

tan
hff

ffh
−−

=θ  

 
また． を用いて固有周期で表してみると， Tf /1=

( )
( ) ( )

θi

g

g e
ThTTT

ThT
x

xx −⋅
+−

+
=

+
2

0

22
0

2

2
0

/2/1

/21
&&

&&&&  （5.26） 

ただし，
( )

( )22
0
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図 5.2 絶対加速度応答倍率と位相角 

5．4 伝達関数 

伝達関数とは，単位外力 に対する複素応答振幅であり，周波数域における応答解析の基本となる量で

ある．これは，周波数応答関数と呼ばれることもある． 

tie 0ω

tifexxhx 022 ωωω =++ &&&  （5.27） 

tie
ih

fx 0

0
2

0
2 2

ω

ωωωω +−
=  （5.28） 

 
変位伝達関数を とすれば，単位複素外力（f=1）に対する変位応答は， ( ωiH )

tie
ih

x 0

0
2

0
2 2

1 ω

ωωωω +−
=  

( ) tieiH 0ωω=  （5.29） 

したがって，変位伝達関数は次のように表される． 

( )
ih

iH
0

2
0

2 2
1

ωωωω
ω

+−
=  （5.30） 
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6．不規則外力による強制振動 

不規則外力（地震）を受ける場合，外力は単純な式で表現することができない．しかし，外力を微小時間に

分割し，それぞれの微小外力による自由振動を重ね合わせる方法，すなわち積分解を求める方法によって解

を導くことができる．もう一つの方法として，運動方程式が常微分方程式であることより，離散化しコンピュータ

ーによって直接数値積分を行う方法である．直接数値積分を用いれば，弾性問題だけではなく非線形問題に

まで応用が可能となる． 

前者は，考案者の名前から Duhamel’s 積分解としてしられ，弾性問題の理論解を導くことができる．後者の

直接積分法としては地震応答解析によく用いられるものに，Newmark-β法がある． 

 

m

k

c
x

gx&&

 

 

 

 

 

 

 

図 6.1 不規則外力（地震）による強制振動 

 
図のように地盤が の加速度をもって動く時，慣性力は次のように表される． ex&&

( )exxm &&&& +−  （6.1） 

一方，地震の場合，質点に作用する外力はなく，振動を支配する外力は慣性力である．したがって運動方程

式は次のように表される． 

exmkxxcxm &&&&& −=++  （6.2） 

ここで，  

ω=
m
k ， ωh

m
c 2=  （6.3） 

とすると，運動方程式は次のようにも表される． 

exxxhx &&&&& −=++ 22 ωω  （6.4） 

 

6．1 Duhamel’s積分解 

Duhamel’s積分解の導出は，非常に高度な計算を必要とされるため，ここでは解のみを示す． 

( ) ( ) ( ) ( )[ ]{ }∫ −−
−

−
= −−t th

e dthex
h

tx
0

2

2
1sin

1
1 ττωτ

ω
τω&&  （6.5） 

 

6．2 Newmark-β法による直接積分法 

Newmark-β法において，時刻 t+∆t（ステップ i+1）での運動方程式は次のように表される． 

1111 ++++ −=++ eiiii xmkxxcxm &&&&&  （6.6） 

また，i+1での変位と外力の増分を次のように表す． 
xxx ii ∆+=+1  （6.7） 

Fxmxm eiei ∆+−=− + &&&& 1  （6.8） 
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Newmark-β法によって i+1の速度と変位は次のように仮定される． 

( )iiii xxtxx &&&&&& +
∆

+= ++ 11 2
 （6.9） 

1
22

1 2
1

++ ∆+∆





 −+∆+= iiiii xtxtxtxx &&&&& ββ  （6.10） 

式（6.7）を式（6.10）に代入して i+1の加速度を求める． 

( ) iiiiii xx
t

xx
t

xx &&&&&&&
βββ 2
111

121 −
∆

−−
∆

+= ++
 （6.11） 









∆





 −−∆−∆

∆
= ii xtxtx

t
&&& 2

2 2
11 β

β
 （6.12） 

式（6.11）を式（6.9）に代入して i+1の速度を求める． 

( ) iiiiii xtxxx
t

xx &&&&& ∆







−−−−

∆
+= ++ 1

4
1

2
1

2
1

11 βββ
 （6.13） 

ii xtxx
t

&&& ∆







−+








−+∆

∆
=

βββ 4
11

2
11

2
1  （6.14） 

式（6.7），（6.8），（6.11），（6.12）を運動方程式式（6.6）に代入して整理すると，次のように表される． 

















∆





 −−∆−∆

∆ ii xtxtx
t

m &&& 2
2 2

11 β
β

 

( ) Fxmxxkxtxx
t

c eiiii ∆+−=∆++








∆







−+








−+∆

∆
+ &&&&&

βββ 4
11

2
11

2
1  （6.15） 

xkc
t

m
t

∆







+

∆
+

∆ ββ 2
11

2
 

( ) 







∆







−++








+

∆
+++−−∆= iiiiiiiei xtxcxx

t
mkxxcxmxmF &&&&&&&&&&& 1

4
1

2
1

2
11

ββββ
 （6.16） 

ここで， 

kc
t

m
t

ke +
∆

+
∆

=
ββ 2
11

2
 （6.17） 

とすれば，i+1における変位は次式のように表される． 

( )





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

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2
1

2
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 （6.18） 
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

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
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


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t
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k
xx &&&&&&&&

ββββ 2
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4
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2
111
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 （6.19） 

 

以上より，式（6.6）で表される運動方程式の i+1における，加速度，速度，変位は次のように表される． 









∆





 −−∆−−

∆
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t
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 （6.20） 
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 （6.21） 
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
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
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ただし， 

kc
t

m
t

ke +
∆

+
∆

=
ββ 2
11

2
 （6.23） 

 

これによって順次加速度，速度，変位を求めていくことが出来る． 

 
時間 t=0（i=0）における初期条件

，　 ，0x&& 0x& 0x

式（5.12），式（5.13），式（5.14）

i→ i+1

END

∆t× i < tmax

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 6.2 計算フロー 

 

 

Newmark-β法において，β=1/8の場合は段階加速度法，β=1/6の場合は線形加速度法，β=1/4の場合は平

均加速度法と呼ばれ，このβの違いにより，加速度の変化の仮定が異なることを意味する．β=1/8 とすれば加

速度は微小区間∆tにおいて，その中央で変化するものとし，β=1/6とすれば線形，β=1/4とすれば一定で時刻

t と t+∆tの平均値をとる． 

また，解の安定性と精度はβと時間刻み∆t に依存しており，時間刻み∆t が荒い場合，βが大きいほど安定

（発散しにくい）であるが精度が悪くなる．ただしβ=1/4の場合は線形問題においては，絶対安定である． 
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図 6.3 時刻歴図（不規則外力による強制振動） 
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6．3 定数βの影響 

Newmark-β法において，定数βの影響を比較してみた． 

時間刻みは∆t=0.2 を用い，構造物の固有周期は T=1.7，0.7 で比較している．また，Newmark-b 法の定数は

β=1/4，1/6，1/8を用いている．図中には，Newmark-β法によって算出した結果と理論解を図示している． 
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6．4 時間刻みの影響 

Newmark-β法において，時間刻み∆tの影響を比較してみた． 

Newmark-β法の定数はβ=1/4 を用い，時間刻みは∆t=0.2，0.1，0.01 で比較している．また，構造物の固有周

期は T=1.7である．図中には，Newmark-β法によって算出した結果と理論解を図示している． 
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