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第 1章 序論 

 

1－1 本研究の背景と目的 

 

長周期地震動は，2003 年（平成 15 年）9 月に十勝沖地震の際に震央から 250km 離

れた苫小牧市内で，石油タンクが地震動の長周期成分により，スロッシングを起こし火

災が発生した原因の一つとして注目された。長周期地震動は，揺れの周期が長い（2，3

～20 秒）波を多く含む地震動で，ゆっくりとした揺れが非常に長く続くとされている。

また，長周期地震動は，海溝型の巨大地震が起きた際に堆積層の厚い平野部（首都圏，

名古屋圏，大阪圏）などで発生しやすいと考えられている。固有周期の長い超高層建築

物や免震建築物では，地震動の長周期成分による共振現象と地震継続時間が長いことか

ら多数回繰り返しによる影響が危惧されている[1-1]。それを実証するかのように 2011 年

東北地方太平洋沖地震では，首都圏においても長周期成分が卓越した地震動により，超

高層建築物が継続時間の長い大きな揺れを経験し，天井や配管設備，間仕切り壁等の 2

次部材に被害が生じた。 

このような背景から近年，長周期地震動を受ける RC 造柱部材の多数回繰り返し載荷

実験が行われている[1-2] ,[1-3],[1-4] 。これらの実験では，載荷方法を微小変形から大変形に

至るまでの各変形レベルにおいて，同一変形の多数回の繰り返し載荷を行うことで長周

期地震動の影響を検討している。実験結果として，最大水平耐力に達するまでの変形レ

ベルでは，同一変形の繰り返し回数による影響は小さく，最大水平耐力以降の変形レベ

ルでは，同一変形の繰り返し回数により水平耐力が低下することが報告されている。し

かしながら，超高層 RC 造の柱を対象とした多数回繰り返し載荷による軸力保持能力に

関する研究例は殆どなく，柱の基本的な性能である軸力保持能力と軸力保持能力を喪失

する際の水平耐力についての検討は行われていない。また，これらの実験の載荷方法は，

いずれも静的載荷であり地震動を受ける部材挙動と同様な動的載荷によって実施され

た例はない。 

一方，軸力比 η=0.30 程度(η=N/bDFc)が作用した状態での曲げ破壊先行型柱の軸力

保持能力は，塑性変形能力が大きいことから，最大水平耐力時の部材角を大きく上回る

部材角にて，軸力保持能力が喪失することが知られている[1-5]。前述の通り最大水平耐

力近傍の部材角での繰り返しによる水平耐力の低下は確認されているが，軸力保持能力

を喪失するまで繰り返し実験を行った例はない。 

以上のことを踏まえ，本研究では，載荷履歴が異なる下記の 2 つのシリーズの実験を

静的および動的載荷を一対として実験を行い，載荷履歴と載荷速度の違いが部材挙動に

及ぼす影響と軸力保持能力を喪失する際の挙動について確認した（図 1-1 にシリーズⅠ，

Ⅱの変形レベルのイメージを示す）。なお，本実験に先立ち，超高層 RC 造建築物の試

設計を行い，地震応答解析を行うことで，試験体形状および実験時のパラメータを決定

した。 

シリーズⅠの実験：最下層の中柱及び隅柱が長周期地震動により応答している状態を
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図 1-1 シリーズⅠ，Ⅱの変形レベルのイメージ 

 

想定し，軸力保持能力を喪失する大変形レベルまで同一部材角の繰り返しを 10 回（10

サイクル）とする漸増多数回繰り返し載荷実験である。 

シリーズⅡの実験：最下層の中柱（軸力比 η=0.30）を対象に，損傷限界レベルの部

材角(R=1/200)と最大水平耐力近傍の部材角(R=1/75)を一対（１セット，20 サイクル）

として，軸力保持能力を喪失するまで多数回繰り返し載荷した実験である。 

また，得られた実験結果について，動的載荷によるひずみ速度が最大水平耐力に及ぼ

す影響および軸力保持能力と軸力保持能力を喪失する際の水平耐力との関係について

検討を行った。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

1－2 論文の構成 

 

論文の構成は以下の通りである。また，本研究のフローを図 1-2 に示す。 

第 1 章「序論」では，本論文の目的及び本論文の構成について述べる。 

第 2 章「既往の研究と本研究の位置付け」では，既往の長周期地震動を受ける RC 造

柱部材の多数回繰り返し載荷実験に関する知見を整理すると共に，既往の研究で残され

ている課題を示す。また，曲げ破壊先行型柱の軸力保持能力と変形性能に関する既往の

知見を述べ，本研究で行った実験との関係を示す。 

第 3 章「超高層 RC 造建築物の構造特性の分析とプロトタイプの時刻歴応答解析」で

は，公表されている超高層 RC 造建築物の構造特性データを分析した結果を述べる。更

にその分析結果を基に，超高層 RC 造建築物の試設計（以下，プロトタイプと称す）を

行い，時刻歴応答解析を行うことで長周期地震動による挙動を把握した結果を述べる。 

第 4 章「静的･動的載荷を一対とした多数回繰り返し載荷実験」では，長周期地震動

を受ける鉄筋コンクリート造の最下層柱試験体の動的及び静的載荷実験結果を基に，各

試験体の実験因子（軸力比，動的・静的載荷，変位制御による載荷履歴［変形レベル］

大変形領域まで 

 

2
5
0

0
 

7
5
0

 
7
5
0

 
1
0
0

0
 

200 500 500 

1200 

 
1/75rad 

水平荷重 

[水平変位] 

 

シリーズⅡ(中柱) 

部材角[%] 1/10rad 
1.33％ 10％ 

シリーズⅠ(中柱，隅柱) 

柱 

最大水平耐力 

軸力保持 

能力喪失 

水
平
荷
重

 

 

 

 



第 1章 序論 

3 

の違い）が柱の力学的性状に及ぼす影響を明らかにする。 

第 5 章「ひずみ速度が最大水平耐力に及ぼす影響に関する検討」では，既往の動的載

荷実験の研究において，ひずみ速度の影響を受けて材料強度の上昇により最大水平耐力

が上昇することが報告されており，本論においても，その効果を確認した結果を述べる。 

第 6 章「軸力保持能力と軸力保持能力を喪失する際の水平耐力に関する検討」では，

水平耐力の低下と軸力保持能力の喪失には相関性があると推測し，軸力保持能力と水平

耐力との関係について解明を試みた結果を述べる。 

第 7 章「結論」では，本研究で得られた知見をまとめると共に，今後の課題について

述べる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 1-2 研究フロー 

※1：静的実験部分は文献[1-3],[1-4]と同様， ※2：既往の文献では例はない 
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第 2章 既往の研究と本研究の位置付け 

 

2－1 はじめに 

 

最初に，長周期地震動に関する最近の知見・動向および，現行の超高層建築物の設計

法と長周期地震動に対する設計法の動向について述べる。 

次に，長周期地震動を受ける RC 造柱部材の多数回繰り返し載荷実験に関する既往の

研究から得られている知見を把握すると共に，本研究の位置付けを明確にすることを目

的とする。また，曲げ破壊先行型柱の軸力保持能力と変形性能に関する既往の知見を述

べ，本研究で行った実験との関係を示す。 

 

 

2－2 長周期地震動と超高層建築物の設計法 

 

2-2-1 長周期地震動について 

 

長周期地震動は，2003 年（平成 15 年）9 月に十勝沖地震（気象庁マグニチュード

Mj=8.0）の際に震央から 250km 離れた苫小牧市内で，石油タンクの原油の液面が大き

く揺れるスロッシングを起こし，浮き屋根の破損による火災が発生した原因の一つとし

て注目された。この他にも，表 2-1 の観測例と主な被害例を挙げることができる[2-1]。 

 

 

発生年 
地震名 

（Mj：気象庁マグニチュードまたは， 

Mw：モーメントマグニチュード※） 

長周期地震動によって発生した主な被害

と発生地点 

昭和 58 年 

(1983 年） 

昭和 58 年(1983 年）日本海中部地震

（Mｊ7.7） 

石油タンクのスロッシング（秋田市，新潟

市等），高層ビルでの揺れによるエレベー

タワイヤーロープ損傷等（東京 23 区） 

昭和 59 年 

(1984 年） 

昭和 59 年(1984 年）長野県西部地震 

（Mj6.8） 

高層ビルでの揺れによるエレベータワイ

ヤーロープ損傷等（東京 23 区） 

平成 5 年 

(1993 年） 

平成 5 年（1993 年）北海道南西沖地

震（Mｊ7.8） 

石油タンクのスロッシング（秋田市，新潟

市等） 

平成 7 年 

（1995 年） 

平成 7 年（1995 年）兵庫県南部地震

（Mｊ7.3） 

高層ビルでの揺れによる什器転倒等（大阪

市等） 

平成 12 年 

(2000 年） 

平成 12 年（2000 年）鳥取県西部地震 

（Mｊ7.3） 

高層ビルでの揺れによる什器転倒等（神戸

市，大阪市等） 

平成 15 年 

（2003 年） 

平成 15 年（2003 年）十勝沖地震 

（Mｊ8.0） 

石油タンクのスロッシング（苫小牧市等），

高層ビルの揺れによるエレベータワイヤ

ーロープ損傷等（札幌市等） 

表 2-1(a) 1980年以降の地震による長大構造物における主な被害（文献[2-1]より引用） 
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発生年 
地震名 

（Mj：気象庁マグニチュードまたは， 

Mw：モーメントマグニチュード※） 

長周期地震動によって発生した主な被害

と発生地点 

平成 16 年 

（2004 年） 

平成 16 年 9 月 5 日の紀伊半島沖の地

震（Mj7.1） 

平成 16 年 9 月 5 日の東海道沖の地震 

（Mj7.4） 

石油タンクのスロッシング（大阪市，市原

市等），高層ビル内での揺れによる什器転

倒等（大阪市等） 

平成 16 年 

（2004 年） 

平成 16 年（2004 年）新潟県中越地震 

（Mj6.8） 

高層ビルでの揺れによるエレベータワイ

ヤーロープ損傷等（東京 23 区） 

平成 23 年 

（2011 年） 

平成 23 年（2011 年）東北地方太平洋

沖地震（Mw9.0） 

高層ビル内での揺れによるエレベータワ

イヤーロープの損傷や什器転倒等（東日本

から西日本の広い範囲），石油タンクのス

ロッシング（東日本） 

※上表の気象庁マグニチュード（Mj）とモーメントマグニチュード（Mw）について，文献[2-2]

に，以下の説明があるので補足する。気象庁マグニチュード（Mj）は，周期 5 秒程度までの強

い揺れを観測する強震計で記録された地震波形の最大振幅の値を用いて計算する方式で，地震発

生から 3 分程度で計算可能という点から速報性に優れている。しかし，マグニチュード 8 を超

える巨大地震の場合，より長い周期の地震波は大きくなるが，周期 5 秒程度までの地震波の大

きさはほとんど変わらないため，気象庁マグニチュード（Mj）では，地震本来の規模に比べて

小さく見積もられ，正確に規模を推定できない。一方，モーメントマグニチュード（Mw）は，

広帯域地震計（より長周期の地震波も観測可能）により記録された周期数十秒以上の非常に周期

の長い地震波も含めて解析し計算するため，巨大地震についても正確な規模推定が可能であり，

なおかつ地震の発震機構（逆断層か横ずれ断層か等）も同時に推定可能という利点がある。しか

し，10 分程度の地震波形データを処理する必要があることから，モーメントマグニチュード

（Mw）の推定には地震発生から 15 分程度は要する。 

 

長周期地震動の発生要因として，「長周期地震動予測地図（2009 年試作版）地震調査

研究推進本部」において下記の説明がある[2-3]。 

地震動には，短い周期の波によるガタガタとした揺れと，長い周期の波が伝わってき

た結果生じる，ゆっくり繰り返す揺れが同時に混ざっている（図 2-1 の A）。長周期地

震動は後者の揺れを指す。長い周期の波は短い周期の波に比べて減衰しにくく，海の波

のうねりのように，震源から遠くても，あまり弱くならずに伝わってくる（図 2-1のB）。  

また，長い周期の波は深い地下構造の影響を受けやすい性質がある。特に，深い地下

構造が凹状の形になっているところ（堆積盆地）では，その中に堆積した軟弱な地盤に

より揺れが増幅したり，表面波と呼ばれる地表に沿って伝わる波が発達したりして，揺

れの継続時間が長くなる傾向がある（図 2-1 の C）。 

 

 

表 2-1(b) 1980年以降の地震による長大構造物における主な被害（続き） 
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このような背景から，平成 22 年（2010 年）12 月 21 日に国土交通省より「超高層建

築物等における長周期地震動への対策試案について（以下，長周期地震動への対策試

案）」の意見募集が行われた[2-4]。 

概要としては，長周期地震動は，巨大地震が発生した際に東京，名古屋，大阪のよう

に堆積層の厚い平野部などで大きな影響が出やすいと考えられること。長周期地震動は，

固有周期の長い超高層建築物（高さが 60ｍを超えるもの，固有周期の目安として 2 秒

程度以上）や免震建築物への影響が大きいと考えられることが挙げられている。 

対象地震は，地震調査研究推進本部が平成 21 年 9 月に公表した「長周期地震動予測

地図」2009 年試作版において，発生確率が高く，かつ発生した場合に大きな被害が予

想されるとしている想定東海地震（Mw8.0），東南海地震（Mw8.1），宮城県沖地震

（Mw7.6）の 3 つの海溝型地震である。対策試案の骨子は，以下の通りである。 

①超高層建築物等を建築する場合は，現行の 2001 年（平成 13 年）6 月に施行された

平成 12 年建設省告示第 1461 号「超高層建築物の構造耐力上の安全性を確かめる

ための構造計算の基準を定める件」の大臣認定の運用を見直し，想定東海地震，東

南海地震，宮城県沖地震の 3 地震による長周期地震動を考慮した設計用地震動によ

る構造計算を求める。 

②既存の超高層建築物等は，大臣認定を受けた超高層建築物，免震建築物のうち，今

回対象の 3 地震による長周期地震動による影響が大きいものについて，再検証し，

必要な補強等を行うよう要請する。 

③家具等の転倒防止対策に対する設計上の措置についてあわせて説明を求める。 

 

なお，関東地域，東海地域，関西地区については，それぞれの区域を代表する地点を

1～9 に分類し解放工学的基盤における設計用長周期地震動が示されており，その地震

動を構造計算に用いることができる。一例として，「長周期地震動への対策試案」に示

された関東地域（図 2-2），東海地域（図 2-3）の区域の分類を示す。また，図 2-2 に区

図 2-1 実際に感じる地震動と短周期および長周期地震動との関係（文献[2-3]より引用） 
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域 2 を代表する地点として千代田区役所（東京都），図 2-3 に区域 7 を代表する地点と

して津島市役所（愛知県）とした設計用長周期地震動の加速度波形および速度波形，減

衰定数 5%の擬似応答速度スペクトル，減衰定数 10％のエネルギースペクトルを示す。

併せて，擬似応答速度スペクトルには平成 12 年国土交通省告示第 1461 号に示されて

いる工学的基盤でのスペクトル（以下，告示スペクトル）を加筆した。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 告示スペクトル 

図 2-2(a) 関東地域の区域の分類（文献[2-4]に一部加筆） 

図 2-2(b) 区域 2の設計用長周期地震動の加速度波形(上段)、速度波形(中段)、減衰定数 5%

の擬似速度応答スペクトル(下段左)，及び減衰定数 10%のエネルギースペクトル

(下段右)（文献[2-4]に一部加筆） 

千代田区役所 

（東京都） 
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津島市役所 

（愛知県） 

図 2-3(a) 東海地域の区域の分類（文献[2-4] に一部加筆） 

図 2-3(b) 区域 7の設計用長周期地震動の加速度波形(上段)、速度波形(中段)、減衰定数 5%

の擬似速度応答スペクトル(下段左)，及び減衰定数 10%のエネルギースペクトル

(下段右)（文献[2-4]に一部加筆） 

告示スペクトル 
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ここで示した設計用長周期地震動の特徴として，地震継続時間が一般的に設計で用い

られる観測波 EL CENTRO 1940 NS 波および TAFT 1952 EW 波の 54 秒と比較すると

600 秒と非常に長い。 

また，擬似応答速度は，図 2-2 の区域 2 では固有周期が約 6～7.5 秒の領域で，図 2-3

の区域 7 では約 1.5～5.5 秒の領域で，告示スペクトル（地震地域係数 Z=1.0 の時，周

期 0.64 秒以上の領域では，擬似応答速度 81.5 cm/s）を上回る。 

このことから，現行の設計に用いられる地震動と比較して，超高層建築物や免震構造

建築物について，継続時間が長さから繰り返し回数による架構の累積損傷や，各応答値

（層せん断力，層間変形角，層塑性率，部材塑性率等）に及ぼす影響が大きいと推測さ

れる。 

この意見募集の期間は発表（平成 22 年（2010 年）12 月 21 日）から 2 か月とされ，

その後，法令化する見通しであった。しかしながら，平成 23 年（2011 年）3 月 11 日

に，東北地方太平洋沖地震が発生した。その知見を踏まえて，対象地震（長周期地震動

への対策試案では，想定東海地震，東南海地震，宮城県沖地震の 3 地震）の選定を含め，

現在，国土交通省では南海トラフ巨大地震に対する影響を考慮して見直しが行われてい

るところである。 

 従って，超高層建築物や免震構造建築物の設計において，南海トラフ巨大地震を考慮

した長周期地震動の設定方法が，未だ定められていない状況である。 
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2-2-2 超高層建築物の設計法 

 

 高さ 60m を超える時刻歴応答解析建築物は，平成 12 年（2000 年）5 月 31 日以前は，

建築基準法第 38 条（昭和 25 年 11 月 25 日施行の特殊の材料又は構法）として，大臣

認定を取得し建設されていた。 

 建築基準法第 38 条は，平成 12 年 5 月 31 日に廃止され，時刻歴応答解析建築物は，

建築基準法第 20 条第一号（第二号ロ，第三号ロ及び第四号ロを含む）に位置付けられ

た。併せて，平成 12 年国土交通省告示第 1461 号「超高層建築物の構造耐力上の安全

性を確かめるための構造計算の基準を定める件」（平成 12 年 6 月 1 日施行）が定めら

れた。また，時刻歴応答解析建築物の性能評価は，指定性能評価機関にて行うことと規

定された。性能評価の具体的な実施方法は，各指定性能評価機関が国土交通大臣の認可

を受けた「時刻歴応答解析建築物業務方法書」に定められている。 

 表 2-2 に，時刻歴応答解析建築物性能評価業務方法書[2-5]の抜粋を示す。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

平成 13年 8月 1日制定 

平成 19年 6月 20日変更（い） 

平成 19年 7月 20日変更（ろ） 

平成 26年 3月 20日変更（は） 

第４条 評価基準 

４．４．１ 水平方向入力地震動の設定 

 （１）告示第四号イに定められた解放工学的基盤における加速度応答スペクトルをもち、

建設地表層地盤による増幅を適切に考慮して作成した地震波（以下「告示波」という。）

を設計用入力地震動とする。この場合、告示第四号イに定められた継続時間等の事項

を満たし、位相分布を適切に考慮して作成した３波以上を用いること。 

 （２）告示第四号イただし書により、建設地周辺における活断層分布、断層破壊モデル、

過去の地震活動、地盤構造等に基づいて、建設地における模擬地震波（以下「サイト

波」という。）を適切に作成した場合は、前項の告示波のうち極めて稀に発生する地震

動に代えて設計用入力地震動として用いることができる。この場合、位相分布等を適

切に考慮して作成した３波以上（告示波を併用する場合は、告示波との合計で３波以

上）を用いること。 

 （３）上記（１）及び（２）の何れの場合においても、作成された地震波が適切なもので

あることを確かめるため、次の地震波も設計用入力地震動として併用する。すなわち、

過去における代表的な観測地震波のうち、建設地及び建築物の特性を考慮して適切に

選択した３波以上について、その最大速度振幅を２５０mm/s、５００mm/sとして作成

した地震波を、それぞれ稀に発生する地震動、極めて稀に発生する地震動とする。な

お、上記の最大速度振幅の値は令第８８条第１項に定められたＺを乗じた値とするこ

とができる。 

表 2-2(a) 「時刻歴応答解析建築物性能評価業務方法書」の抜粋（文献[2-5]より引用） 
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平成 12 年の法改正によって，入力地震動について①告示波の規定，②サイト波の位

置付け，③観測波の最大速度振幅が規定された。 

 また，極めて稀に発生する地震動時における一般的な応答目標値として，①各階の応

答層間変形角 1/100 以下，②各層の応答塑性率が 2.0 以下，③部材の応答塑性率の限界

値が 4.0 以下であることが明記されている。 

なお，表 2-2 の時刻歴応答解析建築物性能評価業務方法書は，平成 19 年に 2 回，平

成 26 年に 1 回，一部変更されている。入力地震動および評価判定クライテリアについ

て表記の変更はあるが，入力地震動の種類・大きさ，評価判定クライテリアそのものの

変更がなく，平成 12 年より現在まで変わっていない。 

 しかしながら，第 2.2.1 節で述べたように，現在，南海トラフ巨大地震に対する影響

 ４．４．４  評価判定クライテリア 

 （２）倒壊、崩壊限界 

    極めて稀に発生する地震動（４．４．1 において設定したものをいう。以下同じ。）

によって、建築物が倒壊、崩壊等しないことが次のイからニまでの方法によって確か

められていること。（ただし、免震層については、法第３７条に基づく免震材料の法第

３７条材料認定の適用範囲内で使用されていることが確認されていれば、イからニの

方法によらなくてもよい。）（い）（ろ）（は） 

    イ．各階の応答層間変形角が１００分の１を超えない範囲にあること。 

    ロ．各階の層としての応答塑性率が２．０を超えないこと。この場合、塑性率

を求める基準となる変形が構造方法及び振動特性を考慮して適切に設定して

いること。 

    ハ．構造耐力上主要な部分を構成する各部材の応答塑性率が、その部材の構造

方法、構造の特性等によって設定された限界値（当該数値が４．０を超える

場合は４．０）以下であること。この場合、塑性率を求める基準となる変形

が構造方法及び振動特性を考慮して適切に設定していること。（ただし、制振

部材にあっては、この限りではない。）（い） 

    ニ．応答値が、イ、ロ及びハに示した値を超える場合にあっては、その超過す

る程度に応じ、以下の事項が確かめられていること。 

①部材ごとの応答値を算定できる適切な解析モデルを用いて層間変形角、

層の塑性率及び部材の塑性率等の妥当性が確かめられていること。 

②応答解析に用いる部材の復元力特性が、応答変形を超える範囲まで適切

にモデル化され、かつ、そのモデル化が適切である構造ディテールを有

すること。 

③水平変形に伴う鉛直荷重の付加的影響を算定できる適切な応答解析が行

われていること。 

表 2-2(b) 「時刻歴応答解析建築物性能評価業務方法書」の抜粋（続き） 
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を考慮して「長周期地震動への対策試案」の見直しが行われているところであり，超高

層建築物や免震構造建築物の設計において，南海トラフ巨大地震を考慮した長周期地震

動の設定方法が，未だ定められていない状況である。 
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2－3 既往の実験的研究 

 

2-3-1 長周期地震動を想定した柱の多数回繰り返し実験 

  

 長周期地震動を想定した柱の多数回繰り返し実験の報告としては，3例ある。その報

告事例を述べる。 

 

１）出光ら[2-6]は，超高層 RC 造建築物の柱を対象として，試験体 4 体について長周期

地震動を想定した静的漸増載荷実験を行っている。試験体の諸元は，断面 b×D=400×

400mm，柱内法高さ H=1,000mm，シアスパン比 M/QD=3.0，主筋 16-D19（SD490，

Pg=2.87%），せん断補強筋 4-D6@40（SD685，Pw=0.8％），コンクリート設計基準強

度 Fc=60N/mm2 であり曲げ破壊先行型の柱である。パラメータは軸力比（軸力比

N/bDFc=0.246～0.426）および同一変位の繰り返し回数としている。標準の載荷方法は，

部材角 R=1/1000 は 1 回とし，以降の R=1/400，1/200，1/100，1/75，1/50，1/33，1/25，

1/20［rad］を各 2 回としている。長周期地震動の載荷方法は，部材角 R=1/1000 は 1

回とし，R=1/400 で 2 回，以降の R=1/200，1/100，1/75，1/50，1/33，1/25，1/20［rad］

を各 10 回としている。なお試験体は，地上 36 階建ての超高層 RC 建築物（建物高さ

約 115m）の最下層の中柱を想定している。繰り返し回数は，試設計建物の時刻歴応答

解析を行い，地震時の総エネルギーを消費するための等価繰り返し回数を求め，その結

果から同一変位の繰り返し回数を原則として，標準を 2 回とし，長周期地震動はその 5

倍とした 10 回を繰り返し回数と設定している。 

実験結果として，最大水平耐力に達するまでの変形レベルでは，同一変形の繰り返し

回数による影響は小さく，最大水平耐力以降の変形レベルでは，同一変形の繰り返し回

数により水平耐力が低下することが報告されている。 

軸力保持荷重についても検討を行っている。実験結果において，主筋に貼付けした歪

ゲージより大変形時の多数回繰り返しによって圧縮歪が増大し，コンクリートの圧縮劣

化と共に，軸力保持抵抗要素がコンクリートから鉄筋に移行していると推定している。 

また，軸力保持能力を低下させる最も大きな要因はコンクリートの圧縮劣化であると

想定し，軸変形と断面曲率の関係を解析的に検討している。その結果，断面曲率の増加

が軸変形の増大をもたらすこと，僅かな曲率増分で軸変形が急増する曲率の分岐点が存

在し，その分岐点より小さい曲率では繰り返し回数の影響は殆どないこと，多数回繰り

返しにより軸変形が急増し，崩壊時の変形が小さくなる傾向にあることが報告されてい

る。 

 

２）鈴木ら[2-7]は，超高層 RC 造建築物の下層部の柱を対象として，試験体 4 体につい

て長周期地震動を想定した静的漸増載荷実験を行っている。試験体の諸元は，断面 b×

D=280×280mm，柱内法高さ H=1,120mm，シアスパン比 M/QD=2.0，主筋 12-D13

（SD490，Pg=1.9%）であり曲げ破壊先行型の柱である。パラメータは，コンクリート
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設計基準強度（Fc=60N/mm2，30N/mm2），せん断補強筋比（4-D6＠75（SD785）

Pw=0.6％，4-D6@50(SD785)，Pw=0.91％）および軸力比（軸力比= N/(0.85AcFc 

+agσy)=0.3，0.4）としている。 

載荷方法は，弾性レベルとして部材角 R=1/800×10 回，1/500×10 回，1/250×5 回，

1/500［rad］×10 回を 3 セット繰り返した後に，塑性レベルとして R=1/150×10 回，

1/100×10 回，1/75×5 回，1/100［rad］×10 回を 3 セット繰り返している。さらに終

局レベルとして，R=1/150×5 回，1/100×5 回，1/75×5 回，1/50×5 回，1/33×5 回，

1/25［rad］×5 回として載荷を行っている。 

なお試験体は，地上 43 階建ての超高層 RC 建築物（建物高さ約 160m）の最下層の

柱を想定している。繰り返し回数は，想定建物が本震直後に大規模な余震を受けること

を想定し，試設計建物の時刻歴応答解析より，代表的な柱の振幅の大きさとその数を参

考に決定している。 

実験結果として，出光らと同様に最大水平耐力に達するまでの変形レベル（弾性レベ

ル）では，同一変形の繰り返し回数による水平耐力低下は小さい。最大水平耐力以降の

変形レベル（塑性レベル）では，同一変形の繰り返し回数により水平耐力が低下は見ら

れるものの，等価粘性減衰定数 heq の低下は小さいことを確認している。また，多数

回の繰り返し載荷により，大変形時にはコンクリートの圧壊とともに主筋の破断が見ら

れたこと，多数回の繰り返しを受ける場合において軸力比の大きい試験体の方が靱性能

は小さいこと，せん断補強筋は多数回繰り返し時の水平耐力低下の割合を小さく抑える

のに有効であること，せん断補強筋は靱性能向上においても効果があったことが報告さ

れている。 

 

３）木村ら[2-8]は，超高層 RC 造建築物（高さ 60m 以上）の最下層隅柱を対象とした実

験を行っている。試験体 7 体について長周期地震動を想定し，軸力変動を考慮した静的

漸増載荷実験としている。試験体の諸元は，断面 b×D=400×400mm，主筋 16-D19

（SD490，Pg=1.99%），コンクリート設計基準強度 Fc=60N/mm2であり曲げ破壊先行

型の柱である。 

パラメータは，同一変形の繰り返し回数（2 回，10 回），せん断補強筋比（Pw=0.42％，

0.63%），シアスパン比（M/QD=2.0，1.25）および最大軸力比（－0.85agσy～0.33BDFc，

－0.85agσy～0.55 BDFc，－0.85agσy～0.67 BDFc，0.1BDFc～0.67 BDFc）として

いる。 

標準の載荷方法は，部材角 R=1/1000，1/500，1/300，1/200，1/133，1/100，1/67，

1/50，1/33，1/25，1/20［rad］を各 2 回としている。また，大変形後の小振幅の挙動

確認のため，R=1/200 の後に R=1/500 の載荷を，R=1/100，1/50 の後に R=1/200 の載

荷を各 2 回行っている。 

長周期地震動を想定した載荷方法は，部材角 R=1/500，1/200，1/100，1/50［rad］

を各 10 回としている。また，大変形後の小振幅の挙動確認のため，R=1/200 の後に

R=1/500 の載荷を，R=1/100，1/50 の後に R=1/200 の載荷を各 2 回行っている。 
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軸力は水平荷重がゼロの時に軸力比 0.2BDFc としている。正側水平加力時では，

0.2BDFc からそれぞれの最大圧縮軸力（0.33BDFc，0.55 BDFc または，0.67 BDFc）

まで，水平荷重に比例させて圧縮軸力を変動させている。負側水平加力時では，0.2BDFc

からそれぞれの最小軸力（－0.85agσy または，0.1BDFc）まで，水平荷重に比例させ

て軸力を変動させている。 

なお，繰り返し載荷を行った部材角は，弾性範囲（R=1/500），設計クライテリア

（R=1/200），最大水平耐力レベル（R=1/100），終局レベル（R=1/50）と定義している。

また，最大水平耐力以降の繰り返し載荷において，最大水平耐力に対して最大荷重が

80％となった水平耐力時の部材角（変形角）を限界変形角と定義し，標準載荷と長周期

地震動を想定した載荷の実験結果について，主に報告されている。 

実験結果として，出光ら，鈴木らと同様に最大水平耐力に達するまでの変形レベル（弾

性範囲）では，同一変形の繰り返し回数による影響は見られていない。 

最大水平耐力は，標準載荷の試験体と比較して，長周期地震動を想定した試験体の方

が，10％程小さいことが確認されている。これは最大水平耐力レベルに至るまでの同一

変位の多数回繰り返しにより，かぶりコンクリートの損傷により最大水平耐力が低下し

たと考えられると報告されている。 

一方で，限界変形角は繰り返し載荷の影響は見られないと報告されている。損傷の状

況から多数回繰り返し載荷が，かぶり部分のコンクリートの損傷に大きな影響を与える

が，コアコンクリート部分は殆ど損傷が見られないため，変形角に影響を与えないと考

えられると報告されている。 

なお，引張軸力側では，同一変形の繰り返し載荷により水平荷重－部材角関係に大き

な影響はないと報告されている。 

軸力比が大きい試験体では，圧壊による損傷が急激に進み耐力が低下した。また，鈴

木らと同様に，軸力比が大きい試験体の方が靱性能は小さいこと，せん断補強筋は靱性

能向上（限界変形角が大きくなる）にも効果があったことが報告されている。 

 

 以上が長周期地震動を想定した柱の既往の実験的研究の知見である。しかしながら，

以下の検討が行われていない。 

① 実験の載荷方法は，いずれも静的載荷であり地震動を受ける部材挙動と同様な動的

載荷によって実施された例はない。 

② 軸力比 0.35 以下の柱は靱性能が非常大きいため，最大水平耐力近傍の部材角にて

軸力保持能力の喪失を確認した実験はない。 

③ 軸力保持能力と軸力保持能力を喪失する際の水平耐力の関係については，検討は行

われていない。 
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2-3-2柱の軸力保持能力と変形性能 

 

 「鉄筋コンクリート造建物の靱性保証型耐震設計指針・同解説 1999 年版（日本建築

学会）（以下，靱性保証型耐震設計指針）」[2-9]によると，柱の変形能力は圧縮軸力の増

大に伴って低下することが確認されているとあり，現行の建築基準法施行令における保

有水平耐力の部材種別の分類では軸力比（η=N/bDFc）0.35 以下の柱は最も靱性性能

があるとされるＦＡランクに位置付けられている。軸力比 0.35 を超える場合は，下位

の部材種別となりＦＢ～ＦＤランクとなる。この背景には，既往の実験結果[2-10]，[2-11]

において，軸力比 0.35 以下の柱は，塑性率 6 以上，かつ部材角 1/50 を超える変形能力

を有していることにより，靱性能が非常に大きいと報告されている。従って，軸力比

0.35 以下の柱は靱性能が非常に大きいため，最大水平耐力近傍の部材角にて軸力保持

能力の喪失を確認した実験はない。 

 なお，「靱性保証型耐震設計指針」では，柱および梁の降伏ヒンジ想定部位として，

①降伏ヒンジは，原則として各層梁端および 1 階柱脚以外では想定しない。②降伏ヒン

ジ想定部位の例外として，最上階柱の柱頭および地震力により軸力が小さくなる外柱と

している。 

そのため，通常の高層 RC 造建築物において，降伏ヒンジ想定部位は，最上階柱の柱

頭および地震力により引張軸力となる外柱を除いては，1 階の柱脚のみ許容している。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 2-4 梁降伏型によるフレーム構造の全体降伏機構（文献[2-9]より引用） 
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2－4 まとめ 

  

 以上，既往の実験的研究の報告をまとめると以下の通りである。 

① 超高層建築物や免震構造建築物の設計において，南海トラフ巨大地震を考慮した長

周期地震動の設定方法が，未だ定められていない状況である。 

② 長周期地震動の影響の検討として，載荷方法は，微小変形から大変形に至るまでの

各変形レベルにおいて，同一変形の多数回の繰り返し載荷を行っている。 

具体的には，長周期地震動の影響として同一変形の繰り返し回数を 10 回（鈴木ら

の実験では，部材角 R=1/150 までの同一変形の繰り返し回数は 10 回とし，終局レベ

ルの同一変形の繰り返し回数は 5 回）としている。 

③ 実験結果として，最大水平耐力に達するまでの変形レベルでは，同一変形の繰り返

し回数による影響は小さく，最大水平耐力以降の変形レベルでは，同一変形の繰り返

し回数により水平耐力が低下することが報告されている。 

④ 隅部の柱を対象として，長周期地震動を想定し軸力変動を考慮した実験の結果，引

張軸力側では，同一変形の繰り返し載荷により水平荷重－部材角関係に大きな影響は

ないと報告されている。 

⑤ 水平耐力の低下については，ここで述べた全ての文献に報告されているが，軸力保

持能力の検討については，出光らの報告の 1 件である。それによると以下の通りであ

る。 

1) 大変形時の多数回繰り返しによって圧縮歪が増大し，コンクリートの圧縮劣化と

共に，軸力保持抵抗要素がコンクリートから鉄筋に移動すると推定している。 

2) 軸力保持能力を低下させる最も大きな要因はコンクリートの圧縮劣化であると

想定し，軸変形と断面曲率の関係を解析的に検討している。その結果，断面曲率の

増加が軸変形の増大をもたらすこと，僅かな曲率増分で軸変形が急増する曲率の分

岐点が存在し，その分岐点より小さい曲率では繰り返し回数の影響は殆どない。ま

た，多数回繰り返しにより軸変形が急増し，崩壊時の変形が小さくなる傾向にある

ことが報告されている。 

 

しかしながら，以下の検討が行われていない。 

⑥ 実験の載荷方法は，いずれも静的載荷であり地震動を受ける部材挙動と同様な動的

載荷によって実施された例はない。 

⑦ 軸力比 0.35 以下の柱は靱性能が非常大きいため，最大水平耐力近傍の部材角にて

軸力保持能力の喪失を確認した実験はない。 

⑧ 軸力保持能力と軸力保持能力を喪失する際の水平耐力の関係については，検討は行

われていない。 

 

なお，現状の設計法は，RC 造建築物の柱の降伏ヒンジ想定部位は，最上階柱の柱頭

および地震力により引張軸力となる外柱を除いては，1 階の柱脚のみ許容している。 
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第 3章 超高層 RC造建築物の構造特性の分析とプロトタイプの時刻歴応答解析 

 

3－1 はじめに 

 

実験に先立ち，超高層 RC 造建築物の一般的な構造計画，構造特性の把握・分析を行

った。日本建築センター発行「ビルディングレター」[3-1]の超高層建築物性能評価・評

定シートとして掲載された建築物よりデータベースを作成し，分析を行った。 

次に，それらの分析に基づき試設計を行った超高層 RC 造建築物（以下，プロトタイ

プ）について，地震応答解析を行うことで超高層 RC 造建築物の長周期地震動時の挙動

を確認し，試験体形状および実験時のパラメータを決定した。 

 

 

3－2 超高層 RC造建築物の構造特性の分析 

 

3-2-1 対象建築物 

 

 日本建築センター発行のビルディングレターの超高層建築物性能評価・評定シートの

うち 2001 年 3 月～2011 年 11 月号までに掲載された免震構造を除いた軒高 60m 以上

の RC 造建築物 245 件を対象として分析を行った。 

すなわち，現行の平成 12 年国土交通省告示第 1461 号「超高層建築物の構造耐力上

の安全性を確かめるための構造計算の基準を定める件」に基づく RC 造建築物を対象と

している。 

対象建物の用途の内訳を図 3-1 に示す。用途は共同住宅が最も多く全体の 95％を占

めている。次いで事務所が 4%であり，その他の用途（店舗，大学，ホテル）が 1％と

なっている。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 図 3-1 対象建物の用途の内訳 
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3-2-2 構造特性の分析 

 

 軒高，基準階の階高，1 階階高，柱スパンの頻度分布をそれぞれ図 3-2～図 3-5 に示

す。軒高は 90～100m の範囲が最も多く全体の 24%である。基準階の階高は 3.0～3.5m

の範囲が，突出して最も多く全体の 77％を占め，次いで 2.5～3.0m の範囲が 11％とな

っている。1 階階高は 4.5～5m が最も多く全体の 29％である。 

柱スパンは X,Y 方向共に 6.0～7.0m の範囲が最も多く，全体に占める割合は X 方向

で 42%，Y 方向で 31％となっている。また，柱スパンが 5.0～8.0m の範囲では，全体

に占める割合は X 方向で 81%，Y 方向で 79％と大部分は，この範囲となっている。 

 基準階の階高が特定の範囲に集中する理由として，建物の主用途の 95％を占める共

同住宅と密接な関係があると推察される。防音性・遮音性は，比重の大きさに比例し，

単位面積当たりの重量が重いほど遮音効率が良いため，共同住宅は構造種別として RC

造を採用するケースが多い。このため，住居とする標準的な天井高である 2,400～

2,500mm（居室の建築基準法の最低天井高は 2,100mm）を確保し，床（150mm）・天

井仕上げ（150mm）およびスラブ（200mm）を考慮すると 2,900～3,000mm が最低

限必要な階高となる。また，図 3-6 に共同住宅の基準階の一例を示す。リビングルーム

のサッシの高さを 2,100mm とし，床仕上げ（150mm），梁下仕上げ（100mm），梁成

（約 900mm）を考慮すると階高として 3,250mm となり，階高が 3.0～3.5m の範囲に

集中する理由と符合する。 

柱スパンは，共同住宅の住戸内の間取りは採光・換気等の建築基準法令上の条件によ

り，バルコニー側にリビングルームや個室等の居室を 2～3 室を設けて，共用廊下側は

ユーティリティ（玄関，浴室や便所等）が配置されることが多く，柱スパンは一定の範

囲内におさまる傾向がある。また，RC 造を用いて 10m を超える長スパン化を要する

建物では構造計算上は成立しても梁成が大きくなり，結果として経済スパンと呼ばれる

5～8m の範囲内に柱の配置を計画する傾向があると推察される。 
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図 3-4 1階階高－建物件数 

0 20 40 60 80

2.0~2.5
2.5~3.0
3.0~3.5
3.5~4.0
4.0~4.5
4.5~5.0
5.0~5.5
5.5~6.0
6.0~6.5
6.5~7.0
7.0~7.5
7.5~8.0

8.0~

件数

1
階

階
高

[m
]

29％ 
18％ 

16％ 

図 3-6 共同住宅の基準階の一例 

階
高

3
2
5
0

 

サ
ッ
シ
高
さ

2
1
0
0

 

1
0
0

 

梁
せ
い

 

1
5
0

 
9
0
0

 

床レベル 

床レベル 

リビング 

リビング 

リビング 

バルコニー 

バルコニー 

図 3-5 柱スパン－建物件数 

0 20 40 60 80 100

1.0~2.0

2.0~3.0

3.0~4.0

4.0~5.0

5.0~6.0

6.0~7.0

7.0~8.0

8.0~9.0

9.0~10

10.0~

件数
柱

ス
パ

ン
[m

]

X方向

Y方向

17％ 
24％ 

42％ 
31％ 

22％ 
24％ 5.0~8.0m 

X 方向 81％ 

Ｙ方向 79％ 



第 3章 超高層 RC造建築物の構造特性の分析とプロトタイプの時刻歴応答解析 

23 

3-2-3 使用材料の分析 

 

 使用されているコンクリート強度と建物件数の関係を軒高ごとに図 3-7 に示す。同様

に主筋強度種と建物件数を図 3-8に，せん断補強筋種と建物件数を図 3-9に示す。また，

全建物を対象として用いられた主筋径ごとの分類を図 3-10 に，せん断補強筋径の分類

を図 3-11 に示す。 

なお，コンクリート強度，主筋，せん断補強筋の強度及び使用鉄筋径については，各

建物に用いられている最大値とした。 

コンクリート強度は，軒高 90～100m の範囲では 60N/mm2が最も多く全体の 56％

である。 

主筋は，軒高 90～100m の範囲では SD490 が最も多く全体の 74%となっている。せ

ん断補強筋は，軒高 90～100m の範囲では高強度鉄筋である SD785 が全体の 38%であ

る。 

全建物を対象として用いられた主筋径ごとの分類では D41 が全体の 87％，せん断補

強筋径は，D13 が 48％，D16 が 52％とほぼ同件数となっている。 

建物の高層化に伴いコンクリートおよび鉄筋（主筋，せん断補強筋）の高強度化と共

に，主筋径の太径化が見られた。 

 2001 年 3 月以降を対象とした RC 造建築物の分析の結果，建物に用いられている主

筋径は，D41 が多い理由として「鉄筋コンクリート構造計算基準・同解説 1999 年版（日

本建築学会）（以下，鉄筋コンクリート構造計算基準 1999 年版）」[3-2]，「靱性保証型耐

震設計指針」[3-3]および「建築工事標準仕様書 JASS5 鉄筋コンクリート工事 1999 年版

（日本建築学会）」[3-4]において，コンクリートの適用範囲の上限が 60N/mm2であるこ

と，主筋径の適用範囲の上限が D41（文献[3-2]，[3-4]の上限は D51）となっており，

D41 まで使用しやすい状況となったことが一因であると推測される。 

同様に，建物に用いられている主筋強度は，SD490 が多い理由として「鉄筋コンク

リート構造計算基準 1999 年版」および「靱性保証型耐震設計指針」では，適用範囲の

上限は SD390 であるが，平成 13 年（2001 年）国土交通省告示第 1024 号「特殊な許

容応力度及び特殊な材料強度を定める件」において SD490 の基準強度が定められ，高

さ 60m 以下の時刻歴応答解析を行わない建物に対しても適用可能となり，広く使用で

きる状況となり普及につながったと考えられる。なお，「鉄筋コンクリート構造計算基

準 2010 年版」[3-5]では，適用範囲の上限に SD490 が追加されている。また，SD490

材は，平成 12 年の法改正以前は，旧建築基準法第 38 条の個々の時刻歴応答解析建築

物と併せて材料の調査研究を評定で審査し，大臣認定を取得し用いられていた。 
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一方で，高強度せん断補強筋は，平成 12 年の法改正以降において，建築基準法第 37 

条第二号の規定による指定建築材料の大臣認定品として位置付けられた。表 3-1 の高強

度せん断補強筋の許容応力度と基準強度の一例を示す。高強度せん断補強筋は，個々の

材料の大臣認定書において基準強度が定められ，許容応力度が設定されている。 

種別としては，SD685，SD785 および SD1275 の 3 種類となっている。基準強度は

それぞれの種別と対応し，種別の順に 685N/mm2，785N/mm2および 1275N/mm2と定

められている。 

しかしながら，許容応力度は，全ての種別共に長期許容応力度が 195～200N/mm2，

短期許容応力度が 585～590N/mm2 の範囲となっている。特に，SD1275 においては，

基準強度に対して，短期許容応力度が他の種別と比較して低く設定されていることから，

強度（長期許容応力度，短期許容応力度，基準強度）と経済性を考慮して，せん断補強

筋として SD785 が多く使用される一因なったと推測される。 

 

 

種別 製品名 
許容応力度［N/mm2］ 基準強度 

［N/mm2］ 
文献 

長期 短期 

SD685 
UHY フープ 200 590 685 ［3-6］ 

OT685 フープ    195 590 685 ［3-7］ 

SD785 

KSS785 フープ 195 585 785 ［3-8］ 

スーパーフープ（KH785） 195 590 785 ［3-9］ 

エムケーフープ（MK785） 195 590 785 ［3-10］ 

パワーリング 785（SPR785） 195 590 785 ［3-11］ 

リバーボン 785 フープ 195 590 785 ［3-12］ 

SD1275 
ウルボン 1275 フープ 195 585 1275 ［3-13］ 

リバーボン 1275 フープ 195 585 1275 ［3-14］ 

 

 

 

 

 

表 3-1 高強度せん断補強筋の許容応力度と基準強度の一例 
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3-2-4 1次固有周期とベースシアー係数 

 

1 次固有周期－軒高関係を図 3-12 に示す。1 次固有周期 T1は各建物の X，Y 方向の

1 次固有周期である。建築基準法では，中低層の RC 造建築物の 1 次固有周期 T1と軒

高 H は（3-1）式[3-15]により T1=0.02×H の線形関係で表されている。軒高 60m 以上の

RC 造建築物を対象とした分析結果についても，概ねこの線形関係にプロットされてい

る。 

また，3.3 節にて設定したプロトタイプについて，固有値解析にて求めた 1 次固有周

期 T1 は，X 方向 2.02 秒，Y 方向 2.11 秒であり，(3.1)式により求めた 1 次固有周期

（T1=1.95 秒）と概ね一致している。 

ベースシアー係数－1 次固有周期関係を図 3-13 に示す。また，同図に建築基準法で

規定している 1 階部分の地震層せん断力係数（以下，ベースシアー係数）を併せて示す。 

1 次設計設計時のベースシアー係数は，（3.2）式[3-15]に地域係数 Z=1.0，地盤種別は

一般的な第 2 種地盤（Tc =0.6 秒），Ai =1.0，Co = 0.2 として求めた。 

（3.2）式は，許容応力度計算（設計ルート 1，2）および，保有水平耐力計算（設計

ルート 3）を対象とした地震層せん断力係数の算定式である。しかしながら，時刻歴応

答解析による軒高 60m 以上の RC 造建築物を対象として分析した結果についても，概

ね（3.2）式の線上に集中する傾向にある。 

本研究で設定したプロトタイプについて，部材に生じる応力が短期許容応力度以内で

あることを要求される稀に発生する地震動（レベル 1）について時刻歴応答解析を行っ

た。検討地震波は，代表的な観測波（EL CENTRO 1940 NS 波[3-16]，TAFT 1952 EW[3-16]

波，HACHINOHE 1968 NS 波[3-17]）を最大速度 25cm/sec として基準化した 3 波とし

た。表 3-2 に応答解析結果（最大応答ベースシアー係数，最大応答層間変形角）を示す。

結果として，最大応答ベースシアー係数は 0.083（HACHINOHE 1968 NS 波）であり，

概ね（3.2）式と一致している。なお，プロトタイプの最大応答層間変形角は，レベル 1

時の一般的な設計クライテリアである 1/200 以内となっている。 

 

                                             ・・・（3.1） 

 

                                             ・・・（3.2） 

 ここで 

 

          

 

 

 

 

 

HHT  020010020 .)..1 α（

CoAiRtZCi ・・・　 

T1 ：一次固有周期 

Ci ：i 層の地震層せん断力係数 

H ：軒高 

α  ：木造又は鉄骨造である部分高さの 

合計の H に対する比（α=0.0） 

Z  ：地域係数 

Rt ：振動特性係数 

Tc ：地盤種別に応じて定まる数値 

Ai ：i 層の層せん断力分布係数 

Co ：標準ベースシアー係数 
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図 3-13 ベースシアー係数－1次固有周期関係 図 3-12 1次固有周期－軒高関係 

表 3-2 最大応答結果（レベル１時） 

X方向 Y方向 X方向 階 Y方向 階

EL CENTRO 1940 NS 0.066 0.066 1/268 17 1/278 16

TAFT 1952 EW 0.058 0.059 1/412 7 1/395 15

HACHINOHE 1968 NS 0.083 0.083 1/254 10 1/258 15
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3-2-5 超高層 RC 造建築物の標準的な構造諸元 

 

超高層 RC 造建築物の評定建物 245 件を対象として分析を行い，最も多い軒高 90～

100m の建物に着目し，コンクリート強度，主筋，せん断補強筋等の各構造諸元を把握

した。それらの平均値を表 3-3 として示す。 

基準階高さは 3.25m，スパン長さは 6.6m である。コンクリート強度，主筋，せん断

補強筋の強度及び使用鉄筋径の各建物に用いられている最大値は，コンクリート強度で

60N/mm2，主筋で D41(SD490)，せん断補強筋で D16(SD785)である。また，1 次固有

周期は概ね 2.0 秒である。 

本研究では，表 3-3 の値を参考にして立体弾塑性による時刻歴応答解析に用いるプロ

トタイプの構造諸元を設定した。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表 3-3 軒高 90～100mの範囲の 

標準的な構造諸元 

96.53

3.25

4.84

X方向 6.6

Y方向 6.6

60

D41(SD490)

D16(SD785)

X方向 2.00

Y方向 2.05

1次固有周期T1

[sec]

軒高[m]

基準階高[m]

主筋

1階階高[m]

コンクリート強度
Fc[N/mm²]

スパン長
[m]

せん断補強筋
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図 3-15 軸組図 

 

図 3-14 伏図 

 

3－3 プロトタイプの時刻歴応答解析 

 

3-3-1 プロトタイプの構造諸元 

 

プロトタイプの構造諸元を表 3-4 に，伏図を図 3-14，軸組図を図 3-15 に示す。プロ

トタイプは X 方向 7.0m×5 スパン，Y 方向 7.0m×4 スパン，地上 30 階建て，軒高約 100m

とした。柱断面 1100×1100 ~900×900mm，梁断面 650×900~600×850mm とした。使

用材料は，コンクリートの設計基準強度 Fc=60~ 30N/mm2（使用区分を図 3-15 に示す），

主筋 D41 (SD490)～D29 (SD390)，せん断補強筋は D16～D13(SD785)とした。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表 3-4 プロトタイプの構造諸元 
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3-3-2 使用材料および許容応力度 

 

表 3-5 に使用材料および許容応力度を示す。また，同表に使用部位を併せて示す。な

お，時刻歴応答解析に用いた材料強度は，コンクリートは設計基準強度とし，鉄筋につ

いては，表 3-5 の材料強度とした。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表 3-5 使用材料および許容応力度 

 （１）コンクリート

上端筋 その他

30 10.0 0.79 1.70 2.55 28～PH2F 29～PHRF

36 12.0 0.85 1.86 2.79 25～27F 26～28F

42 14.0 0.91 2.02 3.03 20～24F 1F～25F

48 16.0 0.97 2.18 3.27 15～19F －

54 18.0 1.03 2.34 3.51 10～14F －

60 20.0 1.09 2.50 3.75 1～9F －

圧縮 せん断
付着

使用部位

柱 梁

長期×1.5

Fc

長期

圧縮 せん断・付着

短期

長期×2.0

単位[N/mm2] 

 

単位[N/mm2] 

 

（２）鉄筋

SD295A 195 195 295 295 325<295> せん断補強筋D13,スラブ筋D10，D13

SD345 215(195) － 345 － 380 小梁 主筋D22，D25

SD390 215(195) － 390 － 430 柱・大梁 主筋D29，D32，D35

SD490 195 － 490 － 515 柱・大梁 主筋D38，D41

SD785 － 195 － 585 785 せん断補強筋D13，D16

　・（　）内はD29以上を示す

　・－ 部分は使用部位に該当しないため，記載せず

　・材料強度は，SD295A , SD345 , SD390は、基準強度×1.1倍とし，SD490は基準強度×1.05倍とする

　・材料強度の <　>内はせん断補強の場合を示す

材料強度 使用部位材質

長期 短期

引張・圧縮 せん断 引張・圧縮 せん断
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3-3-3 仮定荷重表 

 

表 3-6に仮定荷重表を示す。用途は共同住宅とし，住宅の居室，廊下，玄関の積載荷

重は建築基準法施行令第 85 条第 1項に基づき設定した。 

 

 

 

 

表 3-6(a) 仮定荷重表（１） 

 
※スラブ比重は、24kN/ｍ

3
として下記は算出

　コンクリート強度区分による比重は、（２）部材荷重を参照

ｱｽﾌｧﾙﾄ防水 150 1300 6820 床用 小梁用 架構用 地震用

均しｺﾝ(勾配平均) 23 50 1150 ↓ ＤＬ 6820 6820 6820 6820

1300 ＬＬ 900 900 650 300

ＴＬ 7720 7720 7470 7120

ｽﾗﾌﾞ 24 230 5520 →5520

ｼﾝﾀﾞｰｺﾝｸﾘｰﾄ 23 100 2300 4300 9820 床用 小梁用 架構用 地震用

制御版等 2000 ↓ ＤＬ 9820 9820 9820 9820

4300 ＬＬ 1800 1800 1300 600

ＴＬ 11620 11620 11120 10420

ｽﾗﾌﾞ 24 230 5520 →5520

押えｺﾝｸﾘｰﾄ 23 100 2300 3750 9270 床用 小梁用 架構用 地震用

ｱｽﾌｧﾙﾄ防水 150 ↓ ＤＬ 9270 9270 9270 9270

断熱 50 3750 ＬＬ 1800 1800 1300 600

均しｺﾝ(勾配平均) 23 50 1150 ＴＬ 11070 11070 10570 9870

天井・設備 100

ｽﾗﾌﾞ 24 230 5520 →5520

仕上げ 300 900 6420 床用 小梁用 架構用 地震用

間仕切り壁 500 ↓ ＤＬ 6420 6420 6420 6420

天井・設備 100 900 ＬＬ 1800 1800 1300 600

ＴＬ 8220 8220 7720 7020

ﾎﾞｲﾄﾞｽﾗﾌﾞ(平均厚) 24 230 5520 →5520

仕上げ 300 300 4860 床用 小梁用 架構用 地震用

↓ ＤＬ 4860 4860 4860 4860

300 ＬＬ 1800 1800 1300 600

ＴＬ 6660 6660 6160 5460

スラブ(平均厚) 24 190 4560 →4560

仕上げ 300 400 4720 床用 小梁用 架構用 地震用

天井・設備 100 ↓ ＤＬ 4720 4720 4720 4720

400 ＬＬ 1800 1800 1300 600

ＴＬ 6520 6520 6020 5320

ｽﾗﾌﾞ 24 180 4320 →4320

鉄骨階段 1500 2500 2500 床用 小梁用 架構用 地震用

モルタル 20 50 1000 ↓ ＤＬ 2500 2500 2500 2500

2500 ＬＬ 1800 1800 1300 600

ＴＬ 4300 4300 3800 3100

石貼り 27 30 810 1610 8850 床用 小梁用 架構用 地震用

モルタル 20 40 800 ↓ ＤＬ 8850 8850 8850 8850

1650 ＬＬ 2900 2900 2400 1300

ＴＬ 11750 11750 11250 10150

スラブ 24 300 7200 →7200

2～R
階

重量

小計

(N/m2)

※積載荷重にEV反力を含む

※ﾊﾟﾗﾍﾟｯﾄ(RC造：H=600 , t=180)

　　　・仕上げ 3000N/mは別途考慮

ＥＶ機械室
(S1 t=180)

室名 材料

ｴﾚﾍﾞｰﾀｰﾎｰﾙ
(S1 t=180)

合計

(N/m2)

2～
30階

ﾊﾞﾙｺﾆｰ
(CS1 t=200～

180)

積載荷重との組み合せ
(N/㎡)

比重
(kN/m3)

厚
(mm)

階

屋上
(歩行)

(S2 , CS2
t=230)

2～
30階

居室
(VS1 t=260)

R階

PHR
階

屋上
(非歩行)

(S2 t=230)

PH階

（１）固定荷重および積載荷重

1階
ｴﾝﾄﾗﾝｽ

(S11 t=300)

※設備機器は別途考慮

※ﾊﾟﾗﾍﾟｯﾄ・仕上げ 3000N/mは別途考慮

※間仕切り壁は均し荷重とする

※ﾊﾞﾙｺﾆｰ先端部は、乾式手摺1000N/mを

   別途考慮

1～R
階

階段室
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表 3-6(b) 仮定荷重表（２） 

 （２）部材荷重

・鉄筋コンクリート部材の重量は、「鉄筋コンクリート構造計算規準 2010年版」

　に基づき，下表の単位体積重量を用いて求めた

（３）壁重量，その他

ACL t=125 800

仕上げ(吹付けﾀｲﾙ) 50

サッシ(ガラス含む) 400

850×0.3＋400×0.7＝535 N/㎡ → 550 N/㎡

(ALC：サッシ＝3：7)

ACL t=125 800

仕上げ(吹付けﾀｲﾙ) 50

コンクリート（t=180 ,h=100） 4320

仕上げ 30

ガラス手摺り h=1200 400

4350×0.10＋400×1.2＝915N/m → 1000N/m

ＲＣパラペット(t=180 , h=600) 2590

仕上げ 300

（３）設備機器荷重

設計基準強度(N/mm2)

Fc≦36

36<Fc≦48

鉄筋コンクリートの単位体積重量(kN/m3)

２４

２４.５

２５

全ての柱・梁について、床面を除く、外周部の仕
上げ荷重

外周部ﾌﾚｰﾑに等分
布にて考慮

備考

外周部ﾌﾚｰﾑに等分
布にて考慮

材料
Wi

(N/㎡)
ΣWi

(N/㎡,N/m)

1000 N/m
ﾊﾞﾙｺﾆｰ部の片持ち
ｽﾗﾌﾞ先端に等分布
荷重にて考慮

3000 N/m
外周部ﾌﾚｰﾑに等分
布にて考慮

3通りB,C位置
4通りB,C位置に
それぞれ65kNの集
中荷重として考慮

外壁(ALC板)

1～30階

外壁(ALC板)

R ,PH階

バルコニー手摺
ガラス手摺

2～30階

パラペット

R,PHR階

消火用水槽
排煙ファン
ﾌﾞｰｽﾀｰﾎﾟﾝﾌﾟ

備考

PH階
 2kN×4箇所　→ 8kN
8000N÷(7×3×7) ＝54N/㎡

8 kN
(54 N/㎡)

積載荷重に含む

部位

EV反力

詳細

48<Fc≦60

R階 200kN＋30kN＋30kN 260 kN

荷重

300 N/㎡

550 N/㎡

部位

850 N/㎡

柱・梁の仕上げ荷重
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3-3-4 建物重量 

 

表 3-7 に建物総重量（積載荷重は，表 3-6 の仮定荷重表のうち地震用のもの）を示す。

基礎を除く上部構造の総重量は 405,782kN である。また，単位床面積当たりの重量は，

2～R階（屋上階）で 11.0～13.5kN/m2であり，RC造建築物の一般的な 11.5～13.5kN/m2

程度[3-18]と概ね一致している。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表 3-7 建物総重量 

 

PHR 2900 1,349 1,349 11.2

PH2 2900 2,714 4,063 15.4

R(PH1) 3050 15,418 19,481 13.5

30 3200 12,560 32,041 11.0

29 3200 12,609 44,650 11.0

28 3200 12,609 57,258 11.0

27 3200 12,756 70,014 11.1

26 3200 12,951 82,966 11.3

25 3200 13,154 96,119 11.5

24 3200 13,177 109,296 11.5

23 3200 13,207 122,503 11.5

22 3200 13,241 135,744 11.6

21 3200 13,241 148,985 11.6

20 3200 13,241 162,227 11.6

19 3200 13,241 175,468 11.6

18 3200 13,241 188,709 11.6

17 3200 13,241 201,950 11.6

16 3200 13,241 215,191 11.6

15 3200 13,266 228,457 11.6

14 3200 13,291 241,748 11.6

13 3200 13,290 255,038 11.6

12 3250 13,543 268,581 11.8

11 3250 13,567 282,148 11.8

10 3250 13,567 295,715 11.8

9 3250 13,567 309,281 11.8

8 3250 13,567 322,848 11.8

7 3250 13,566 336,414 11.8

6 3250 13,566 349,980 11.8

5 3250 13,566 363,546 11.8

4 3250 13,567 377,113 11.8

3 3250 13,566 390,679 11.8

2 4700 15,103 405,782 13.2

1(基礎) - 41,439 447,221 36.2

階
階高

H[mm]
層重量
W[kN]

総重量
ΣW[kN]

床面積当たり
の重量

W/A[kN/m2]
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図 3-16 解析モデル図 

 

 

3-3-5 振動解析モデル 

 

(1)振動解析モデル 

振動解析モデルは，図 3-16 に示す弾塑性立体骨組モデルとし，時刻歴応答解析を行

った。時刻歴応答解析は Newmark-β法（β=1/4：平均加速度法）によった。 
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ａ）材端ばねモデル 

 

(2)部材の復元力特性の設定 

ａ）柱のモデル化 

柱は，図 3-17 a）に示す材端ばねモデルとし，材端部は軸・曲げ変形に対して MS

ファイバーモデル[3-19]とし，柱中央部はせん断変形に対して弾性とした。 

なお，MS ファイバーモデルのコンクリートばね及び鉄筋ばねの復元力特性は，図

3-17 b），c）の定めによった。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

ＭＳファイバーモデル 

せん断モデル 

ＭＳファイバーモデル 

Ｅc：ヤング係数(初期剛性) 

ｆc：圧縮側最大強度 

ε0 ：圧縮側最大強度歪 

ｆc30～42 ：0.002 

ｆc48～60 ：0.003 

ν ：トリリニアの剛性低下点 0.5 

μ ：Ｕ点の歪パラメータ 10 

λ ：0.2 

ｆt：引張側最大強度 0.0 

y：Ｕ点の応力を規定するパラメータ 1.0 

 

 

図 3-17 柱部材のモデル化 

 

ｂ）コンクリートばね 

 

ｃ）鉄筋ばね 

 

Fy 

σ 

ε 
Ko 

αKo 

F'y 

Ko 

Ko：ヤング係数(初期剛性) 

Fy：降伏強度 

α：降伏強度の剛性パラメータ 0.001 

 

σ 

ε 
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図 3-18 MS ファイバーモデルの概要 

 

 図 3-18 に MS ファイバーモデルの概要を示す。柱は，材端部ばねと中央部ばねで構

成している。材端部の回転角は，平面保持の仮定に基づき，MS ファイバーモデルによ

る要素ごとの各軸ばねから求める。柱全体の回転角は，材端部と中央部のそれぞれの回

転角の和として求める。一方向のみとした場合の曲げモーメントと回転角の関係を(3.3)

～(3.5)式に示す。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

M1 ,  M2 ：曲げモーメント 

θ1 , θ2 ：柱全体の回転角 

θb1 , θb2 ：材端部の回転角 

θl1 , θl2 ：中央部の回転角 

ここで 

Ei     ：要素 i のヤング係数 

Ai     ：要素 i の断面 

Yi     ：要素 i の図心からの距離 

Pz     ：塑性ヒンジ領域の長さ 

E    ：ヤング係数 

I    ：断面 2 次モーメント 

LO    ：柱の内法高さ 

γ1, γ2：柔性低減係数 

εb   ：MS ばねの線材に対する剛性比 

・・・(3.3) 

・・・(3.4) 

・・・(3.5) 

・材端部の回転角 

・中央部の回転角 

・柱全体の回転角 

0 0 

0 0 

x y 

z 

x 

y 

Yi 

Xi 
要素 i のばね 

L０ 

1 端 

2 端 

材端部 

材端部 

中央部 
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図 3-19 文献[3-20]の柱断面を 5分割した MSファイバーモデル 

 

図 3-20 本研究の解析モデルの柱断面の MSファイバーモデル 

 

Ac1～Ac5：コンクリートばね 

As1～As4：鉄筋ばね 

RC 造建築物の弾塑性時刻応答解析において，柱のモデル化として MS ファイバーモ

デルを用いた際の柱断面の分割数の精度について，文献[3-20]に記載がある。図 3-19

に示すように柱断面を 5 分割し，それぞれの分割要素内にコンクリートと鉄筋それぞれ

を軸方向のばねでモデル化した解析結果と実験との対応を述べている。結果として，実

験結果の主な特性は模擬しているが，解析精度を向上するためには，断面を概ね 16 分

割程度にするほうがよいとの報告がある。 

本研究の振動解析モデルの柱断面の分割数は，図 3-20 に示すようにコンクリートは

100 分割（等間隔にて分割）とし，鉄筋は各位置でモデル化した。また，材端部の塑性

ヒンジ領域の長さ pz は，柱の内法長さの 1/10 と設定した。 
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図 3-21 大梁のモデル化 

 

ａ）材端ばねモデル 

 

ｂ）武田モデル 

 

ｂ）大梁のモデル化 

大梁も柱と同様に，図 3-21 a）に示す材端ばねモデルとし，材端部は曲げ変形に対し

て，復元力特性を武田モデル[3-19]（除荷時の剛性低下パラメータγ=0.4）とし，梁中央

部はせん断変形に対して弾性とした。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

中・小振幅の場合（｜θmax｜＜θy2の場合） 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

大振幅の場合（｜θmax｜≧θy2の場合） 
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ω

　 K
h

C
1

12


ここで    [Ｃ] ：減衰マトリックス 

      h1 ：1 次の減衰定数（=0.03） 

      ω1 ：1 次の固有円振動数 

       [Ｋ] ：接線剛性マトリックス 

 

 

(3)減衰定数の設定 

減衰は，瞬間剛性比例型の内部粘性減衰として，1 次の固有円振動数に対して減衰定

数を 3％とした。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

(4)解析プログラム 

時刻歴応答解析は，下記のプログラムを使用した。 

SNAP Ver5.0    株式会社 構造システム 

 

・・・(3.6) 
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表 3-8 固有値解析結果 

 

3-3-6 固有値解析結果 

 

表 3-8 に立体骨組モデルより求めた固有値解析結果を示す。併せて備考欄に卓越する

自由度方向（X 方向，Y 方向，ねじれ方向θz）を示す。図 3-22 にモード図を示す。 

1 次固有周期は 2.11 秒（Y 方向の 1 次），2 次固有周期は 2.02 秒（X 方向の 1 次），3

次固有周期は 1.77 秒（ねじれ方向の 1 次）となった。 

3.2.4 節の図 3-12 の 1 次固有周期－軒高関係を再掲する。3.2.4 節で述べた通り，プ

ロトタイプについて，固有値解析にて求めた X 方向，Y 方向の卓越する 1 次固有周期

は，T1=0.02×H の線形関係にプロットされている。また，評定建物の軒高 90～100m

の固有周期の平均値の約 2.0 秒とも概ね一致している。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 3-12（再掲） 1次固有周期－軒高関係 

 固有周期  

 T [sec]  βx  βy  βz  βrz

1次 2.11 0.003 1.429 0.003 0.007 Y方向（1次）

2次 2.02 1.419 -0.002 0.000 -0.457 X方向（1次）

3次 1.77 0.027 0.000 0.000 13.641 ねじれ方向（1次）

4次 0.69 -0.001 -0.647 0.007 -0.001 Y方向（2次）

5次 0.67 -0.604 0.001 0.000 0.613 X方向（2次）

6次 0.61 -0.011 0.000 0.000 -5.374 ねじれ方向（２次）

7次 0.39 -0.001 -0.374 -0.006 0.003 Y方向（3次）

8次 0.38 0.348 -0.001 0.000 0.064 X方向（3次）

9次 0.36 -0.009 0.000 0.000 -3.227 ねじれ方向（3次）

次数 備考
 刺激係数

0

1

2

3

4

0 50 100 150 200

1次
固
有
周
期
[s
ec
]

軒高[m]

Ｘ方向
Ｙ方向
T=0.02H
ﾌﾟﾛﾄﾀｲﾌﾟ Ｘ方向
ﾌﾟﾛﾄﾀｲﾌﾟ Ｙ方向

(3.1)式 
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図 3-22 モード図 

 

1次モード（Ｙ方向）     2次モード（Ｘ方向）    3 次モード（ねじれ方向） 

 

ａ）真上からみたモード図 

 

ｂ）立体モード図 
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表 3-9 入力地震動一覧 

 

3-3-7 入力地震動 

 

(1)入力地震動と時刻歴波形 

入力地震動を表 3-9 に示す。また，入力地震動の時刻歴波形を図 3-23 に示す。極め

て稀に発生する地震動（レベル 2）として，代表的な観測波（EL CENTRO 1940 NS

波[3-16]，TAFT 1952 EW 波[3-16]，HACHINOHE 1968 NS 波[3-17]）を最大速度 50cm/sec

として基準化した 3 波，東京都杉並区阿佐ヶ谷を建設想定地点とし位相特性をエルセン

トロ位相，神戸位相，八戸位相とした告示波 3 波を採用した。 

また，長周期地震動を模擬した地震動として，日本建築学会「長周期地震動と建築物

の耐震性」[3-21]に掲載されている佐藤・檀が作成した東京・気象庁，みなとみらいを想

定地点とした関東地震 2 波（TS-TOK-NS 波，TS-YKL-NS 波），国土交通省中部地方

整備局が作成した三の丸を想定地点とした東海／東南海地震 2 波（C-SAN-EW 波），釜

江・入倉が作成した大阪区気象台，西大阪を想定地点とした南海地震 2 波（KK-OSA-NS

波，KK-WOS-EW 波）の合計 5 波を採用した。以上の全 11 波について地震応答解析

を実施した。 

なお，地震動の作成手法は，関東地震はハイブリッド法，東海／東南海地震，南海地

震では経験的グリーン関数法が用いられている。地震動の作成手法について文献[3-22]

に，以下の説明があるので補足する。経験的グリーン関数法は，想定した大地震と同一

の震源域で起こった小地震による記録が得られている場合，想定地震の断層破壊過程を

考慮して，小地震の観測波形を多数重ね合わせて想定地震動の波形を求める方法である。

観測した小地震の記録はすでに伝搬特性および地盤特性が自然に含まれており，表面波

が卓越するような長周期成分が考慮されている。ハイブリット法は，統計的グリーン関

数法（実体 S 波のみを考慮していることによる表面波による長周期成分を過少評価）に

よる問題点を克服するため，1~2 秒程度の短周期成分を統計的グリーン関数法とし，長

周期成分は断層運動をモデル化した理論的方法で作成し，両者を足し合わせて計算する

方法である。そのため，長周期成分が考慮されているとの説明がある。従って，地震動

に長周期成分を考慮するために，一般的には経験的グリーン関数法または，ハイブリッ

ド法を用いることとなる。 

 

 地震波名
最大加速度

[cm/sec2]

最大速度
[cm/sec]

継続時間
[sec]

EL CENTRO 1940 NS 510.2 54

TAFT 1952 EW 496.0 54

HACHINOHE 1968 NS 348.9 234

EL CENTRO位相 686.4 80.6 81

神戸位相 692.7 71.9

八戸位相 610.2 66.3

TS-TOK-NS 244.5 34.2

TS-YKL-NS 499.2 69.7

東海/東南海 C-SAN-EW 185.9 50.5 328

KK-OSA-NS 69.3 28.3 440

KK-WOS-EW 68.3 24.8 298

地震波

観測波

告示波

関東

南海

長周期
地震動

200

50.0

163
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図 3-23(a) 入力地震動の時刻歴波形（観測波） 
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図 3-23(b) 入力地震動の時刻歴波形（告示波） 
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図 3-23(c-1) 入力地震動の時刻歴波形（長周期地震動） 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

-750

-500

-250

0

250

500

750

0 50 100 150 200 250 300 350 400 450

加
速

度
[c

m
/
s2

]

時刻[s]

東海/東南海地震 C-SAN-EW

-750

-500

-250

0

250

500

750

0 50 100 150 200 250 300 350 400 450

加
速

度
[c

m
/
s2

]

時刻[s]

関東地震 TS-YKL-NS

-750

-500

-250

0

250

500

750

0 50 100 150 200 250 300 350 400 450

加
速

度
[c

m
/
s2

]

時刻[s]

関東地震 TS-TOK-NS



第 3章 超高層 RC造建築物の構造特性の分析とプロトタイプの時刻歴応答解析 

46 

図 3-23(c-2) 入力地震動の時刻歴波形（長周期地震動） 
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図 3-24(a) 擬似速度応答スペクトル（観測波） 

 

(2)擬似速度応答スペクトル 

入力地震動の擬似速度応答スペクトルを図 3-24 に示す。併せて同図に，建築基準法

告示第 1461 号に規定された工学的基盤での告示スペクトルを示す。 

また，プロトタイプの弾性時の 1 次固有周期から 3.3.8 節の応答解析結果の最大応答

層間変形角から求めた等価 1 次固有周期の範囲を 1 次固有周期帯（2.02～3.89 秒）と

して示す。 

擬似応答速度は，プロトタイプの 1 次固有周期帯において，観測波 3 波では

HACHINOHE 1968 NS 波が最大となっている。告示波 3 波では，概ね同じ擬似応答

速度となっている。長周期地震動では，三の丸波（C-SAN-EW）の擬似応答速度は約

250cm/s となっている。三の丸波は，地震応答解析を実施した全 11 波おいて最大の擬

似応答速度であり，告示スペクトルの 81.5cm/s を大きく上回っている。このことから

も，3.3.8 節の応答解析結果において，最大応答値を示す地震波は三の丸波であると推

察できる。 
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図 3-24(b) 擬似速度応答スペクトル（告示波） 

 

図 3-24(c) 擬似速度応答スペクトル（長周期地震動） 
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表 3-10 応答解析結果 

3-3-8 時刻歴応答解析結果 

 

(1)応答解析結果一覧  

弾塑性立体骨組モデルによる時刻歴応答解析結果の最大応答ベースシアー係数およ

び最大応答層間変形角を表 3-10 に示す。なお，同表に各地震波の最大応答時の等価周

期を併せて示す。また，図 3-25 に最大応答層せん断力を，図 3-26 に最大応答層間変形

角を示す。 

最大応答ベースシアー係数の最大値は，観測波及び告示波で X 方向 0.154（告示波 エ

ルセントロ位相），長周期地震動の三の丸波で X 方向 0.160（三の丸波：C-SAN-EW）

と 4％ほど三の丸波のほうが大きい。最大応答層間変形角の最大値は，観測波及び告示

波で X 方向 1/104（観測波：HACHINOHE 1968 NS），長周期地震動で X 方向 1/66（三

の丸波：C-SAN-EW）となった。三の丸波では建物が共振し，一般的な設計クライテ

リアの層間変形角 1/100 を超える大きな層間変形角となった。 

等価周期 Te は，プロトタイプを 32 質点系モデルとして，それぞれの地震波による

各層の最大応答層間変形角時のせん断力と原点を結んだ線の傾きとした等価剛性を用

いて，固有値解析により求めた。観測波 3 波および告示波 3 波の最大応答結果による等

価周期は，X 方向 3.06～3.30 秒，Y 方向 3.12～3.36 秒となった。また，三の丸波の最

大応答結果による等価周期は X 方向 3.83 秒，Y 方向 3.89 秒となった。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

X方向 Y方向 X方向 階 Y方向 階 X方向 Y方向

EL CENTRO 1940 NS 0.112 0.102 1/135 19 1/136 19 3.18 3.27

TAFT 1952 EW 0.103 0.100 1/184 6 1/183 7 3.06 3.12

HACHINOHE 1968 NS 0.142 0.128 1/104 6 1/113 7 3.30 3.36

告示波(ｴﾙｾﾝﾄﾛ位相) 0.154 0.145 1/116 19 1/111 17 3.24 3.35

告示波(神戸位相) 0.146 0.152 1/112 8 1/111 15 3.23 3.31

告示波(八戸位相) 0.138 0.142 1/122 15 1/114 6 3.27 3.36

TS-TOK-NS 0.119 0.112 1/129 7 1/127 8 3.23 3.36

TS-YKL-NS 0.099 0.092 1/163 16 1/165 16 3.16 3.22

C-SAN-EW 0.160 0.153 1/66 8 1/69 8 3.83 3.89

KK-OSA-NS 0.069 0.065 1/264 7 1/262 8 2.95 3.05

KK-WOS-EW 0.066 0.072 1/301 7 1/267 6 2.83 2.95

地震波名

最大応答ベース
シアー係数

最大応答層間変形角
[rad]

等価周期Te
[sec]
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図 3-26 最大応答層間変形角（重心位置） 
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(4) 時刻歴応答解析結果のヒンジ図 

図 3-27 に時刻歴応答解析結果のヒンジ図を示す。図 3-28 に代表フレームのヒンジ図

を示す。なお，同図は層間変形角の応答値の大きい観測波 3 波のうち HACHINOHE 

1968 NS 波，告示波 3 波のうち告示波 神戸位相，長周期地震動 5 波のうち三の丸波

（C-SAN-EW）とした。 

HACHINOHE 1968 NS 波と告示波 神戸位相を比較すると，HACHINOHE 1968 

NS 波の方が，曲げ降伏ヒンジの発生部位が多い。三の丸波（C-SAN-EW）は，建物全

体に曲げ降伏ヒンジが発生する結果となった。 

 また，大梁の塑性率の最大値は，HACHINOHE 1968 NS 波で 1.33，告示波 神戸位

相で 1.21，三の丸波で 2.31 であり，一般的なクライテリアの塑性率 4.0 以下となって

いる。なお，いずれの時刻歴応答解析結果においても柱は，降伏ヒンジは発生していな

い。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
図 3-27 時刻歴応答解析結果のヒンジ図（Ｘ方向） 

ａ）観測波（HACHINOHE 1968 NS）   ｂ）告示波 神戸位相        ｃ）三の丸波（C-SAN-EW） 

●：曲げ降伏ヒンジ 
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ａ）観測波（HACHINOHE 1968 NS）              ｂ）告示波 神戸位相 

図 3-28(a) 代表フレームのヒンジ図（Ｘ方向） 
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ｃ）三の丸波（C-SAN-EW） 

図 3-28(b) 代表フレームのヒンジ図（Ｘ方向） 
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(5)層間変形の時刻歴 

図 3-29 に層間変形の時刻歴を示す。なお，同図は最大応答層間変形角を示す階とし

た。 

観測波 HACHINOHE 1968 NS 波と告示波 神戸位相では，層間変形角 1/100 程度の

応答は，1～2 回に対して，長周期地震動の三の丸波では長周期成分の波形を多く含む

ため，層間変形角 1/100 を超える応答は 10 回程度見られた。 
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ａ）観測波（HACHINOHE 1968 NS）6階 

ｂ）告示波 神戸位相 8階 

ｃ）三の丸波（C-SAN-EW）8階 

図 3-29 層間変形の時刻歴 
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(6) 入力エネルギーの速度換算値及びエネルギー吸収量の評価 

表3-11にX方向の入力エネルギーの速度換算値及びエネルギー吸収量の評価を示す。

また，図 3-30 にエネルギーの時刻歴応答を示す。 

入力エネルギーの速度換算値は観測波 3 波および告示波 3 波では，111～169cm/sec

に対して，三の丸波では速度換算値が 328cm/sec であり，非常に大きな入力エネルギ

ーであることが分かる。架構の歪エネルギー分担率は，観測波 3 波および告示波 3 波で

は 48.9～62.1%に対して，三の丸波では，地震継続時間が長く，応答解析による層間変

形角 1/100 を超える多数回の繰り返しがみられたことから 71.4%である。架構の歪エネ

ルギー吸収量は長周期地震動の三の丸波では，159,023kNm と観測波 3 波および告示

波 3 波の 4.5～12.7 倍であり，入力エネルギーを消費するために架構の損傷が非常に大

きくなることが危惧される。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表 3-11 入力エネルギーの速度換算値及びエネルギー吸収量の評価 

総入力
エネルギー

入力ｴﾈﾙｷﾞｰ
速度換算値

E [kNm] VE [cm/sec] Ep [kNm] [%] Ed [kNm] [%]

EL CENTRO 1940 NS 34,679 129 18,280 52.7% 16,400 47.3%

TAFT 1952 EW 25,543 111 12,498 48.9% 13,045 51.1%

HACHINOHE 1968 NS 57,539 167 31,195 54.2% 26,344 45.8%

告示波(ｴﾙｾﾝﾄﾛ位相) 44,965 147 27,918 62.1% 17,048 37.9%

告示波(神戸位相) 59,148 169 35,142 59.4% 24,005 40.6%

告示波(八戸位相) 28,430 117 17,073 60.1% 11,357 39.9%

TS-TOK-NS 42,477 143 25,404 59.8% 17,072 40.2%

TS-YKL-NS 30,075 121 16,840 56.0% 13,235 44.0%

C-SAN-EW 222,684 328 159,023 71.4% 63,661 28.6%

KK-OSA-NS 19,377 97 10,715 55.3% 8,662 44.7%

KK-WOS-EW 23,800 107 14,250 59.9% 9,550 40.1%

地震波名

架構の
歪エネルギー

内部粘性減衰
エネルギー
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3-3-9 静的荷重増分解析結果 

 

 時刻歴応答解析に用いた立体弾塑性モデルについて，時刻歴応答解析の最大応答せん

断力を包絡する外力分布形にて静的荷重増分解析を行った。 

 

(1)静的荷重増分解析による層せん断力－層間変形関係 

図 3-31 に静的荷重増分解析による層せん断力－層間変形関係を示す。 

また，同図に，時刻歴応答解析結果の最大応答層せん断力と重心位置の最大応答層間

変形をプロットした。なお，時刻歴応答解析結果の最大応答層せん断力と最大応答層間

変形は，観測波 3 波を包絡したもの，告示波 3 波を包絡したもの，観測波・告示波・長

周期地震動の全 11 波を包絡したものとした。 

観測波 3 波包絡と告示波 3 波包絡を比較すると，観測波 3 波包絡の方が，概ね 4～10

階の低層階で応答値が大きい結果となっている。観測波・告示波・長周期地震動の全

11 波包絡（主として各階の最大応答値は三の丸波）は，観測波 3 波包絡と告示波 3 波

包絡と比較すると，概ね 1～25 階で著しく応答値が大きい結果となっている。 
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図 3-31 静的荷重増分解析による層せん断力－層間変形関係（Ｘ方向） 
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(2)静的荷重増分解析による最下層柱の検討 

表 3-12 にプロトタイプの最下層柱の諸元を示す。柱断面は中柱と隅柱ともに，B×

D=1,100×1,100mm とし主筋本数が異なる。主筋径は D41 とし，全主筋本数は，中柱

20 本に対して，変動軸力の大きい隅柱を 36 本とした。 

 

 

使用

材料 

コンクリート 60 N/mm2 

主筋 SD490 

帯筋 SD785 

断面 

中柱 

Ｂ×Ｄ＝1,100×1,100mm 

主筋 Ｘ方向 6-D41 , Ｙ方向 6-D41 

（計 20-D41） 

帯筋 Ｘ方向 4-D16@75，Ｙ方向 4-D16@75 

(Pg=2.21% , Pt=0.66% ,Pw=0.96%) 

 

 

 

 

 

隅柱 

Ｂ×Ｄ＝1,100×1,100mm 

主筋 Ｘ方向 8-D41 , Ｙ方向 8-D41 

芯鉄筋 8-D41（計 36-D41） 

帯筋 Ｘ方向 4-D16@75，Ｙ方向 4-D16@75 

(Pg=3.99% , Pt=0.89% ,Pw=0.96%) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 3-32 に静的荷重増分解析による下層階の応力図を示す。また，併せてヒンジ位置

を示す。 

 

１）下層階柱の曲げモーメントの反曲点高さ比について 

最下層柱の曲げモーメントの反曲点高さ比(y)は，おおよそ 1.0 となっている。実験は，

柱に逆対称変形を与える載荷装置であり，反曲点が中央(y=0.5)となることを考慮して

試験体諸元を設定する。 

 

２）柱の曲げ降伏ヒンジについて 

柱の曲げ降伏ヒンジは，X 方向加力時において，引張軸力となる 1 階隅柱の柱脚部（Y1

通り，X1 位置）および 1～3 階外柱の脚部（Y2 通り，X1 位置）に発生している。 

 

 

 

表 3-12 プロトタイプの最下層柱の諸元（中柱および隅柱） 
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 図 3-32 静的荷重増分解析による下層階の応力図（Ｘ方向） 

ｂ）Ｙ2通り（中フレーム） 

ａ）Ｙ1通り（外フレーム） 
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３）最下層中柱および隅柱柱脚部の軸力－曲げモーメント関係 

図 3-33 に最下層中柱および隅柱柱脚部の軸力－曲げモーメント関係を示す。同図に

は，静的荷重増分解析結果と併せて，時刻歴応答解析結果のうち，長周期地震動の三の

丸波による応答値をプロットした。 

最下層中柱の静的荷重増分解析の結果は，降伏曲面に達していないものの，降伏曲面

近傍に位置している。また，三の丸波による時刻歴応答解析結果の応答値も，静的荷重

増分解析結果と概ね同じ応答値を示しており，降伏曲面近傍となっている。 

最下層隅柱の静的荷重増分解析の結果は，引張側で降伏曲面に達している。三の丸波

による軸力が引張側となる応答値は，降伏に至っていないが降伏曲面近傍となっている。 

静的荷重増分解析結果において，最下層隅柱の柱脚部に曲げ降伏ヒンジが発生してい

ること，時刻歴応答解析結果において，最下層中柱および隅柱の柱脚部の応答値は，降

伏曲面近傍であることから試験体は，最下層柱を想定する。 

 

 

 

図 3-33 最下層中柱および隅柱柱脚部の軸力－曲げモーメント関係 
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４）最下層中柱および隅柱の軸力比 

最下層中柱および隅柱について，静的荷重増分解析結果から求めた軸力比を表 3-13

に示す。また，隅柱については，平面主軸（X,Y 方向）に対して 45 度方向の地震動の

影響を考慮して，長期軸力と直交主軸 2 方向の変動軸力（増分解析結果から長期軸力を

差引いた軸力）を二乗和平方根により求めた軸力を組み合わせて，軸力比を算出した。 

最下層中柱および隅柱の軸力比の最大は，中柱で 0.24，隅柱の 45 度方向で 0.58 で

ある。なお，中柱については 2 階で柱断面を 1,000m×1,000m としているため，2 階中

柱の最大軸力比は 0.28 となっている。 

 これらを参考として，試験体の軸力比は中柱を 0.3，隅柱を 0.6 と設定する。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表 3-13 静的荷重増分解析結果から求めた軸力比 

※45 度方向の軸力は，長期軸力と X,Y 方向の変動軸力を二乗和平方根より求めた
軸力を組み合わせて算出した 

部位 最下層中柱

加力方向 長期荷重時 X方向 45度方向

最大軸力[kN] 17,688 32,784 42,252

軸力比(η=N/BDFc) 0.24 0.45 0.58

最下層隅柱
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3－4 まとめ 

 

超高層 RC 造建築物の評定建物 245 件を対象として構造諸元の分析を行った。分析の

結果，最も件数の多い軒高 90～100m の建物に着目して，プロトタイプを設定した。

プロトタイプについて時刻歴応答解析を行った。以下の知見を得ると共に，実験のパラ

メータを設定する。 

 

【構造諸元の分析】 

① 高層 RC 造建築物の主な用途は共同住宅が最も多く全体の 95％を占めている。こ

れは，防音性・遮音性の観点から，共同住宅は構造種別として RC 造を採用するケー

スが多いためと推測される。 

② 軒高 90～100m の建物が最も多く全体の 24%である。基準階の階高は 3.0～3.5m

の範囲が最も多く全体の 77％を占めている。柱スパンは X,Y 方向共に 6.0～7.0m の

範囲が最も多い。その各構造諸元の平均値は，基準階高さは 3.25m，スパン長さは

6.6m となる。また，1 次固有周期は概ね 2.0 秒である。 

③ 軒高 90～100m の範囲では，コンクリート強度，主筋とせん断補強筋の強度及び

使用鉄筋径の各建物に用いられている最大値は，コンクリート強度で 60N/mm2，主

筋で D41(SD490)，せん断補強筋で D16(SD785)である。建物の高層化に伴いコンク

リートおよび鉄筋（主筋，せん断補強筋）の高強度化と共に，主筋径の太径化が見ら

れた。 

 

【プロトタイプの時刻歴応答解析結果および実験パラメータ】 

④ 現行の設計用地震動の観測波と告示波では，層間変形角 1/100 程度の応答は，最大

で 1～2 回に対して，長周期地震動の三の丸波では長周期成分の波形を多く含むため，

層間変形角 1/100 を超える応答は 10 回程度見られた。 

⑤ 時刻歴応答解析による建物の応答吸収エネルギーを内部粘性減衰によるエネルギ

ー吸収量と架構の歪エネルギー吸収量とに分けて検討した結果，架構の歪エネルギー

吸収量（損傷エネルギー吸収量）は，三の丸波を観測波および告示波と比較すると

4.5～12.7 倍であり，架構の損傷が非常に大きくなることが危惧される。 

⑥ 実験における長周期地震動の繰り返し回数は，上記④，⑤の結果及び既往の研究

[3-23], [3-24], [3-25]を参考として，観測波と告示波による同一変位の繰り返し回数を 1～2

回と想定し，長周期地震動の繰り返し回数は 10 回と設定する。 

⑦ 動的載荷実験の載荷速度は，プロトタイプの応答解析結果の層間変形レベルに応じ

た等価周期を求め設定する。 

 

なお，時刻歴応答解析結果では，最大応答層間変形角は中間階で発生しているが，   

1) 最下層の柱が軸力保持能力を喪失した際に最も被害が大きいこと，2) 時刻歴応答解

析結果において，最下層中柱および隅柱ともに，応答値は軸力－曲げモーメント関係の
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降伏曲面近傍であること，3) 時刻歴応答解析の最大応答せん断力を包絡する外力分布

形にて静的荷重増分解析を行った結果では，最下層隅柱の柱脚部に曲げ降伏ヒンジが発

生していること，4) 文献[3-3]において RC 造建築物の柱の降伏ヒンジ想定部位として，

最上階柱の柱頭および地震力により引張軸力となる外柱を除いては，1 階の柱脚のみ許

容していることから，実験は最下層の柱を対象とした。 
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第 4章 静的･動的載荷を一対とした多数回繰り返し載荷実験 

 

4－1 はじめに 

 

既往の長周期地震動を受ける RC 造柱部材の実験では，載荷方法を微小変形から大変

形に至るまでの各変形レベルにおいて，同一変形の多数回の繰り返し載荷を行うことで

長周期地震動の影響を検討している。実験結果として，最大水平耐力以降の変形レベル

では，同一変形の繰り返し回数により水平耐力が低下することが報告されている。しか

しながら，超高層 RC 造の柱を対象とした多数回繰り返し載荷による実験例は少なく，

これらの実験の載荷方法はいずれも静的載荷であり，地震動を模擬した動的載荷実験は

例を見ない。また，多数回繰り返し載荷による軸力保持能力の挙動に関する研究例は殆

どなく，柱の基本的な性能である軸力保持能力と軸力保持能力を喪失する際の水平耐力

についての検討は行われていない。 

一方，軸力比 η=0.30 程度（η=N/bDFc）が作用した状態での曲げ破壊先行型柱の

軸力保持能力は，塑性変形能力が大きいことから，最大水平耐力時の部材角を大きく上

回る部材角にて，軸力保持能力が喪失することが知られている。前述の通り最大水平耐

力近傍の部材角での繰り返しにより，水平耐力の低下は確認されているが，軸力保持能

力を喪失するまで繰り返し実験を行った例はない。 

以上のことを踏まえ，本研究では，載荷履歴が異なる下記の 2 つのシリーズの実験を

静的および動的載荷を一対として実験を行い，載荷履歴と載荷速度の違いが部材挙動に

及ぼす影響と軸力保持能力を喪失する際の挙動について検討を行った。 

シリーズⅠの実験：最下層の中柱及び隅柱が長周期地震動により挙動している状態を

想定し，軸力保持能力を喪失する大変形レベルまで同一部材角の繰り返しを 10 回（10

サイクル）とする漸増多数回繰り返し載荷実験 

シリーズⅡの実験：最下層の中柱（軸力比 η=0.30）を対象に，損傷限界レベルの部

材角(R=1/200)と最大水平耐力近傍の部材角(R=1/75)を一対（１セット，20 サイクル）

として，軸力保持能力を喪失するまで多数回繰り返し載荷した実験 
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4－2 試験体概要 

 

4-2-1 試験体および使用材料 

 

 試験体概要を表 4-1 に，試験体形状及び配筋詳細を図 4-1 に示す。試験体は曲げ破壊

先行型柱とし，最下層の中柱及び隅柱を想定したシリーズⅠおよび最下層の中柱を想定

したシリーズⅡであり，中柱を想定した試験体は，シリーズⅠとシリーズⅡは同一諸元

である。試験体は，プロトタイプの最下層中柱及び隅柱を想定した縮尺約 1/5.5 の模型

である。主な構造諸元は，柱断面 b×D=200×200mm，柱内法高さ H=1000mm(シア

スパン比 M/QD=2.5)，コンクリート設計基準強度 Fc=60N/mm2，高強度せん断補強筋

2-D6@30(SD785，Pw=1.06%，溶接閉鎖型)である。 

 コンクリートの材料試験結果を表 4-2 に，鉄筋の材料試験結果を表 4-3 に示す。中柱

を想定した試験体は，軸力比η=0.3，主筋 8-D13(SD390，Pg=2.53%)で，隅柱を想定

した試験体は，軸力比η=0.6，主筋 12-D13(SD390，Pg=3.80%)である。 

 なお，プロトタイプの最下層柱の反曲点高さ比(y)がおおよそ 1.0 である（図 3-32）

のに対し，実験では装置の関係で反曲点が中央(y=0.5)となることから，柱内法高さ

H=500mm を 2.0 倍して柱内法高さ H=1000mm の試験体とした。従って，試験体中央

部がプロトタイプの柱頭部，試験体の柱頭・柱脚部がプロトタイプの柱脚部に相当する。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表 4-1 試験体概要 

シリーズ名

試験体名 BS0.3-I BD0.3-I BS0.6-I BD0.6-I BS0.3-R BD0.3-R

軸力比（N/bDFc)

載荷方法 静的 動的 静的 動的 静的 動的

加力スケジュール

コンクリート
設計基準強度

主筋

せん断補強筋

M/Qd

8-D13(SD390)
Pg=2.53(%)

8-D13(SD390)
Pg=2.53(%)

2.5

η=0.6（隅柱）

1/200と1/75を１セット

12-D13(SD390)
Pg=3.80(%)

2-D6@30(SD785) , Pw=1.06(%)

η= 0.3（中柱） η= 0.3（中柱）

Fc = 60 N/mm2

シリーズⅠ シリーズⅡ

1/10まで漸増増分変位制御
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ａ）シリーズⅠ,Ⅱ(中柱)                ｂ）シリーズⅠ(隅柱) 

(BS0.3-I ,BD0.3-I ,BS0.3-R,BD0.3-R)            (BS0.6-I ,BD0.6-I) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

シリーズ名

試験体名称 BS0.3-I BD0.3-I BS0.6-I BD0.6-I BS0.3-R BD0.3-R

圧縮強度σB [N/mm2] 66.3 63.9 65.7 64.5 61.3 64.7

ﾔﾝｸﾞ係数×104 [N/mm2] 3.57 3.64 3.55 3.68 3.59 3.50

割裂引張強度 [N/mm2] 4.4 4.5 3.8 4.8 4.8 5.6

シリーズⅠ シリーズⅡ

※実験の軸力比は材料試験結果のコンクリート圧縮強度σBを用いた 

表 4-2 コンクリート材料試験結果 

表 4-3 鉄筋材料試験結果 

シリーズ名

鉄筋名 D13 (SD390) D6 (SD785) D13 (SD390) D6 (SD785)

降伏強度σy [N/mm2] 427.4 968.6 418.2 1021.2

降伏歪 [μ] 2337 6671 2081 8104

引張強度 [N/mm2] 609.3 1228.1 622.8 1251.0

ヤング係数×105[N/mm2] 1.94 2.08 2.01 1.71

シリーズⅠ シリーズⅡ

図 4-1 試験体形状及び配筋詳細 

単位[mm] 

200 500 500 200 500 500 

1
0
0

0
 

2
5
0

0
 

7
5
0

 
7
5
0

 

1200 1200 200 

25 25 75 75 25 

200 

25 50 50 50 

 



第 4章 静的･動的載荷を一対とした多数回繰り返し載荷実験 

70 

4-2-2 計測方法 

 

 試験体の水平変位は，レーザー変位計及びストローク式変位計により上下スタブ間の

相対変位を，巻込型変位計により柱軸方向の伸縮量を測定した。図 4-2 は試験体に取り

付けた計測器を示す。主筋に貼付けた歪ゲージは，主筋，試験体の柱頭・柱脚のフェイ

ス位置より柱内側にそれぞれ 35mm，215mm の位置に計 16 ヵ所とした。せん断補強

筋に貼付けた歪ゲージは，試験体の柱頭・柱脚のフェイス位置より柱内側にそれぞれ

80mm，140mm 位置に計 8 ヵ所とした。 

また，先行して行ったシリーズⅠの動的載荷実験では，静的載荷実験に比べ柱の曲げ

ひび割れ本数が少なく 1 箇所のひび割れ幅が大きくなる傾向（損傷が集中する傾向）が

確認された。そこでシリーズⅡの実験では，曲げひび割れが生じる試験体柱脚部の 5 区

間の回転角を定量的に把握するため，図 4-2 に示すように試験体柱脚部より反曲点高さ

500mm まで 100mm 間隔にて 5 区間（プロトタイプの柱脚から柱頭に相当する区間）

にわたってパイゲージを取り付け，柱側面の伸縮量を計測した。サンプリング間隔は動

的載荷では 0.01sec として多点同時計測を行った。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 4-2 試験体に取り付けた計測器
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図 4-3 載荷装置 

B．軸力用油圧ジャッキ 

E．L 字ビーム 

C．スライド支承 

D．パンタグラフ 

主要装置一覧 

A．水平力用アクチュエータ 

c．水平変位 

a．内部変位・内部荷重 

b．軸力 

d．鉛直変位 

測定点項

目 

A 

B 

C 

D 

E 

a 

b 

c 

d 

4－3 実験方法 

 

4-3-1 載荷装置及び載荷方法 

 

 載荷装置を図 4-3 に示す。本実験は，日本大学理工学部大型構造物試験センター内の

水平載荷装置を用いて行った。本水平載荷装置は，柱に逆対称変形を与える載荷装置で

ある。 

試験体の上下は十分に剛なスタブを設け，そのスタブを反力床に固定したベッドと上

部の加力 L 字ビームに PC 鋼棒で圧着した。L 字ビームはパンタグラフ機構で平行に維

持されるため，試験体は逆対称の変形状態となる。水平力は反力壁に取り付けたアクチ

ュエータにより，変位制御で静的並びに動的に正負交番繰り返し載荷を行った。軸力は

鉛直加力用ジャッキで荷重制御により負荷した。ジャッキ上面にスライド支承を設け，

試験体の水平変位に追随し，常に柱頭柱心に鉛直方向の定軸力を作用させた。 
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表 4-4 加力スケジュール 

 5.5

4-3-2 加力方法 

 

加力スケジュールを表 4-4，図 4-4 に示す。 

シリーズⅠの実験：BS0.3-I，BD0.3-I 及び BS0.6-I，BS0.6-I の 4 体の加力スケジュ

ールは，部材角 R=1/500，1/200，1/100，1/75，1/50，1/30，1/20，1/10[rad]の漸増増

分変位制御とし，軸力保持能力を喪失するまで実験を行った。繰り返し回数は，長周期

かつ継続時間の長い地震動を再現するために，時刻歴応答解析結果及び既往の研究[4-1], 

[4-2], [4-3] を参考として，各部材角において 10 回とした。なお，プロトタイプの時刻歴

応答解析結果では，最大応答層間変形角は 1/66 であるが，軸力保持能力を喪失する大

変形領域までの柱の構造性能を把握するため，R=1/10 までの漸増増分変位とした。 

シリーズⅡの実験：BS0.3-R，BD0.3-R の 2 体の加力スケジュールは，R=1/75 まで

シリーズⅠと同様の漸増増分変位を与えた後に，損傷限界レベル（曲げ降伏耐力）の

R=1/200 を 10 回と最大水平耐力近傍の変形レベルである R=1/75 を 10 回の合計 20 回

の繰り返しを 1 セットとし，試験体の軸力保持能力を喪失するまで実験を継続した。 

 動的載荷実験の載荷速度の設定は，R=1/500，1/200 では，プロトタイプの弾性１次

固有周期(2.11sec)，R=1/100 は HACHINOHE 1968 NS 波での最大応答時の等価周期

Te(3.30sec)，R=1/75 では，長周期地震動の三の丸波での最大応答時の等価周期

Te(3.89sec)とし，試験体の縮尺から相似則[4-4] (TD=T/     )に基づいて動的載荷時の加

振周期を定めた。加振は正弦波を用いた。各サイクルにおける載荷速度の最大値は加振

周期に合わせて決定した。なお，R=1/50～1/10 の加振周期は最大載荷速度が R=1/75

と同じ速度となるように定めた。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

サイクル 1～10C 11～20C 21～30C 31～40C 41～50C 51～60C 61～70C 71～80C

部材角（R） 1/500 1/200 1/100 1/75 1/50 1/30 1/20 1/10 1/200 1/75

目標変位[mm] 2 5 10 13.3 20 33.3 50 100 5 13.3

目標部材角[%] 0.2 0.5 1 1.33 2 3.3 5 10 0.5 1.33

繰り返し回数[回] 10 10 10 10 10 10 10 10

層間変形角
1/100相当
の等価周期

層間変形角
1/75相当の
等価周期

2.11 2.11 3.3 3.89 5.84 9.73 14.6 29.2 3.89 3.89

動的載荷実験時周期

 TD[sec]
0.9 0.9 1.41 1.66 2.49 4.15 6.22 12.44 1.66 1.66

載荷速度の最大値

 VD[mm/sec]
14.0 34.9 44.6 50.5 18.9 50.550.5

シリーズⅡ

10+10=20

プロトタイプの周期
 T[sec]

固有周期
層間変形角 1/75相当の

速度を一定とした

層間変形角
1/75相当

の等価周期

共通 シリーズⅠ

1セット目(41～60C)

左表を１セット

とし軸力保持

能力を喪失

するまで

繰り返し
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図 4-4 加力スケジュール 
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4－4 実験結果 

 

4-4-1 最終破壊状況と水平荷重－部材角関係 

 

全試験体の実験結果一覧（P-δ 効果を考慮）を表 4-5 に，水平荷重－部材角関係を図

4-6 に示す。また，軸力保持能力喪失後の最終破壊状況を写真 4-1 に示す。 

なお，本実験における軸力保持能力喪失点は所定の軸力を支持できなくなった時点と

した。 

また，図 4-6 に軸力保持能力を喪失する直前の最終繰り返し載荷の正負の最大部材角

時の水平耐力（以下，軸力保持限界水平耐力 Qγ（図 4-5））を併せて示す。なお，表 4-5

において，シリーズⅠの動的載荷実験を行った BD0.3-I，BD0.6-I 試験体は，鉛直加力

用ジャッキが軸変形の進行に追随できないまま軸力が低下したことから，軸力保持限界

水平耐力 Qγの評価を除外している。 

いずれのシリーズの実験においても，荷重－部材角関係は典型的な曲げ破壊型の紡錘

形の履歴曲線を描いている。また，軸力保持能力の喪失は，全ての試験体で確認された。 

 

静的載荷試験体と動的載荷試験体の比較：いずれのシリーズにおいても構造諸元が同

一の試験体において，最大水平耐力は静的載荷試験体より，動的載荷試験体の方が 5～

12%程度，大きい結果となった（表 4-5）。 

 

シリーズⅠ：BS0.3-I 及び BD0.3-I 試験体は共に，R=1/75 のサイクル（BS0.3-I は

+31 サイクル，BD0.3-I は－31 サイクル）で最大水平耐力に達し，R=1/20 のサイクル

で軸力保持能力を喪失した。動的載荷実験を行った BD0.3-I 試験体は，鉛直加力用ジャ

ッキが軸変形の進行に追随できず，軸力の低下が生じた。 

最終破壊形式は，両試験体とも曲げ降伏後の圧縮破壊であり，主筋の座屈とせん断補

強筋の破断が見られた。 

BS0.6-I 及び BD0.6-I 試験体は共に，R=1/100 の－21 サイクルで最大水平耐力に達

した。BS0.6-I 試験体は R=1/75 のサイクルで，BD0.6-I 試験体は R=1/50 のサイクル

で軸力保持能力を喪失した。BD0.6-I 試験体も BD0.3-I と同様に，鉛直加力用ジャッキ

が軸変形の進行に追随できず軸力の低下が生じた。従って，BD0.3-I 及び BD0.6-I 試験

体の軸力保持能力の喪失は，表 4-5 において BD0.3-I は－61 サイクル，BD0.6-I は－

41 サイクルとしているが，そのサイクル以降に生じた可能性がある。 

最終破壊形式は，両試験体とも付着割裂ひび割れを伴う曲げ圧縮破壊であり，主筋の

座屈とせん断補強筋の破断が見られた。 

 

シリーズⅡ：BS0.3-R 及び BD0.3-R 試験体は共に，R=1/100 の－21 サイクルで最大

水平耐力に達し，最大水平耐力経験後の R=1/200，1/75 をセットとした繰り返し載荷

により，BS0.3-R 試験体は，R= －1/75(33 セット(－699 サイクル))で，BD0.3-R 試験
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表 4-5 実験結果一覧（P-δ効果を考慮） 

※上表の    は，正側・負側水平耐力のうち絶対値が大きい方を示す 

■：最大水平耐力時Ｑmax   ▲：軸力保持限界水平耐力時 Qγ 

×：軸力保持能力喪失点 

 水
平
荷
重

 

部材角 

P-δ効果 

負側 Qγ 

正側 Qγ 

図 4-5 軸力保持限界水平耐力の定義 

体は，R=1/75(27 セット(+571 サイクル))で，軸力保持能力を喪失した。最終破壊形式

は，両試験体ともシリーズⅠと同様に曲げ降伏後の圧縮破壊であり，主筋の座屈及びせ

ん断補強筋の破断が見られた。 

BS0.3-R 及び BD0.3-R 試験体は共に，最大水平耐力経験後の R=1/200（41～－50 サ

イクル）による繰り返し載荷（図 4-6 d））では，最初に経験した R=1/200(11～－20 サ

イクル)の繰り返し載荷と比較して剛性は低下しているが，10 回の繰り返しによる耐力

低下はなく，安定したループを描いている。その後の R=1/200，1/75 を 1 セットとし

た繰り返し載荷においても，両試験体とも，軸力保持能力喪失時まで安定したループを

描いた。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

BS0.3-I BD0.3-I BS0.6-I BD0.6-I BS0.3-R BD0.3-R

サイクル 31C 21C 21C 21C 21C 21C

水平耐力[kN] 171.6 165.7 198.8 220.8 139.9 158.9

部材角[％] 1.25 0.74 0.81 0.66 0.90 1.06

サイクル -31C -31C -21C -21C -21C -21C

水平耐力[kN] -171.0 -179.7 -209.7 -234.4 -152.8 -165.9

部材角[％] -1.09 -0.98 -0.62 -0.66 -0.93 -0.94

サイクル 65C - 39C - 699C 560C

水平荷重[kN] 76.3 - 64.7 - 86.7 83.9

部材角[％] 4.93 - 1.26 - 1.55 1.59

サイクル -65C - -39C - -698C -560C

水平荷重[kN] -88.8 - -66.0 - -59.4 -103.3

部材角[％] -4.91 - -1.05 - -1.57 -1.41

サイクル 66C -61C -39C -41C -699C 571C

水平耐力[kN] 53.3 -129.2 34.6 -203.9 -18.2 50.5

部材角[％] 3.92 -3.58 -0.30 -1.53 -0.24 0.70

軸力保持能力
喪失時

最大水平
耐力時

負側Qmax

軸力保持限界
水平耐力時

負側Qγ

軸力保持限界
水平耐力時

正側Qγ

最大水平
耐力時

正側Qmax

強度上昇率
Qmax動的/Qmax静的

1.05

シリーズ名 シリーズⅠ シリーズⅡ

試験体名

1.091.12
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図 4-6(a) 水平荷重-部材角関係 
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図 4-6(b) 水平荷重-部材角関係 
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写真 4-1 軸力保持能力喪失後の最終破壊形状 

BS0.3-I           BD0.3-I           BS0.6-I           BD0.6-I 

ａ）シリーズⅠ 

BS0.3-R           BD0.3-R     

ｂ）シリーズⅡ 
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4-4-2 繰り返し載荷による水平耐力の低下及び軸歪・軸変形の推移 

 

(1) 繰り返し載荷による水平耐力の低下の推移 

 繰り返し載荷による水平耐力の推移（P-δ効果を考慮）を図 4-7 に示す。縦軸は静的，

動的載荷両試験体の各サイクルにおける正負それぞれの最大水平耐力を，静的載荷時の

正負それぞれの最大水平耐力で除したもので，繰り返し載荷による水平耐力低下率（P-

δ効果を考慮）を示している。 

 

シリーズⅠ：BS0.3-I 及び BD0.3-I 試験体は共に，最大水平耐力時までの R=1/500，

1/200，1/100 における各 10 回の繰り返し載荷による水平耐力の低下は小さく，最大水

平耐力経験後の R=1/75 以降の繰り返し載荷では，水平耐力の低下が大きくなる傾向が

ある。 

BS0.6-I 及び BD0.6-I 試験体は共に，最大水平耐力時までの R=1/500，1/2000 にお

ける各 10 回の繰り返し載荷による水平耐力の低下は小さく，最大水平耐力経験後の

R=1/100 以降の繰り返し載荷では，水平耐力の低下が大きい。特に静的載荷試験体の

BS0.6-I では，軸力保持能力を喪失した R=1/75 の繰り返し載荷で水平耐力が著しく低

下した。 

 

シリーズⅡ：BS0.3-R 及び BD0.3-R 試験体は共に，最大水平耐力時までの R=1/500，

1/200 における各 10 回の繰り返し載荷による水平耐力の低下は小さく，最大水平耐力

経験後の R=1/100，1/75 において繰り返し載荷により水平耐力が 2 割ほど低下した。

その後の R=1/200，1/75 を 1 セットとした繰り返し載荷では，両試験体は共に R=1/200

において水平耐力の低下がみられないのに対し，R=1/75 では徐々に水平耐力が低下し

ている。静的載荷試験体の BS0.3-R は+651 サイクル（R=1/75）より水平耐力が徐々に

低下し，－699 サイクル（R=1/75）で軸力保持能力を喪失した。動的載荷試験体の

BD0.3-R は，+551 サイクル（R=1/75）より水平耐力の低下が著しく進行し，+571 サ

イクル（R=1/75）で軸力保持能力を喪失した。 
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ｂ）シリーズⅠ：BS0.6-I および BD0.6-I 

図 4-7(a) 繰り返しによる水平耐力の推移（Ｐ-δ 効果を考慮） 
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図 4-7(b) 繰り返しによる水平耐力の推移（Ｐ-δ 効果を考慮） 
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ａ）シリーズⅡ：BS0.3-Rおよび BD0.3-R (1C～100C まで) 
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ｂ）シリーズⅡ：BS0.3-Rおよび BD0.3-R (軸力保持能力喪失時まで) 
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(2) 繰り返し載荷による水平耐力の低下率と軸歪・軸変形の推移 

繰り返し載荷による水平耐力低下率（P-δ効果を考慮）を表 4-6 に示す。 

写真 4-2 に試験体柱頭部の繰り返し載荷による破壊状況を示す。静的載荷実験の

BS0.6-I，BS0.3-R 試験体の軸力保持限界水平耐力時の破壊状況は，最大水平耐力以降

は 5 サイクルごとの撮影としたため，表 4-6 に示す軸力保持能力喪失前の直近のサイク

ルの破壊状況を示した（動的載荷実験の BD0.3-R 試験体は動画撮影）。また，試験体柱

頭部の破壊状況は，4.2.1 節に記載の通り RC 造建築物では 1 階の柱脚部に相当する。 

なお，表4-6，写真4-2において，シリーズⅠの動的載荷実験を行ったBD0.3-I，BD0.6-I

試験体は，鉛直加力用ジャッキが軸変形の進行に追随できず，軸力が低下したことから

除外している。 

 

1）繰り返し載荷による水平耐力の低下及び軸変形 

全ての試験体について，最大水平耐力時までの部材角における各 10 回の繰り返し載

荷による水平耐力の低下は小さい。最大水平耐力経験後の繰り返し載荷では，水平耐力

の低下が大きい。 

結果として，軸力保持限界水平耐力時の水平耐力低下率は，シリーズⅠの BS0.3-I 試

験体では，0.444 であり，BS0.6-I 試験体では 0.315 である。シリーズⅡの BS0.3-R 試

験体では，0.389 であり，BD0.3-R 試験体では 0.528 である。 

高軸力かつ最大水平耐力の大きい試験体の方が水平耐力の低下は大きい（図 4-8）。

本研究の軸力比 0.6の BS0.6-I 試験体は最大水平耐力時に釣合鉄筋比を超える領域であ

る。本試験体の帯筋比は高いため，コアコンクリートの帯筋による拘束効果が期待でき

最大水平耐力が大きい。しかしながら，繰り返し載荷により，コアコンクリートが損傷

し，帯筋の拘束効果が小さくなることにより，コンファインド効果が期待できずに，軸

力保持限界水平耐力時の水平耐力が大きく低下したと考えられる。 

また，同一諸元の BS0.3-I，BS0.3-R，BD0.3-R 試験体で比較すると，図 4-9 に示す

軸変形の進行が大きい BS0.3-R 試験体（軸変形－38.6mm）が水平耐力の低下（0.389）

は最も大きい。軸変形の進行が小さい BD0.3-R 試験体（軸変形－12.8mm）が水平耐

力の低下（0.528）は最も小さくなっており，軸変形が大きいほど，水平耐力の低下が

大きい結果となった。コンクリートの損傷が大きいほど，軸変形の進行が大きいと考え

られ，コンクリートの損傷と軸力保持限界水平耐力は相関性があると推測される。 

全ての試験体において，最大水平耐力以降の繰り返し載荷によって水平耐力の低下と

共に，軸圧縮変形が進行し軸力保持能力を喪失しており，水平耐力の低下と軸力保持能

力の喪失には相関性があると推測される。 
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※水平耐力低下率は，各試験体における正負それぞれの最大水平耐力に対する比率を示す 

また，上表の    は，正側・負側の小さい方を示す 

表 4-6 繰り返し載荷による水平耐力低下率（P-δ効果を考慮） 
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図 4-8 水平耐力低下率－軸力比関係 図 4-9 水平耐力低下率－軸変位関係 
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2）破壊状況 

全ての試験体について，軸力保持限界水平耐力時では，せん断補強筋の破断が生じて

いないのに対して，軸力保持能力喪失後では，せん断補強筋の破断が見られた。また，

最終破壊時には，主筋の座屈が見られた。 

 

シリーズⅠ：BS0.3-I 及び BS0.6-I 試験体は共に，最大水平耐力時の破壊状況は，軸

力保持限界水平耐力時及び軸力保持能力喪失後の最終破壊状況と比較して，コンクリー

トの損傷が少ない。 

軸力保持限界水平耐力時の破壊状況は，BS0.3-I 試験体では，BS0.6-I 試験体と比較

してコンクリートの損傷が広範囲である。BS0.3-I 試験体では，かぶりコンクリートの

剥離が著しく帯筋の露出と共に，コアコンクリートも部分的に損傷を受け，帯筋の面外

方向への変形が見られた。BS0.6-I 試験体は，かぶりコンクリートの剥離が一部見られ

た。 

軸力保持能力喪失後の最終破壊状況は，BS0.3-I 試験体は曲げ降伏後の圧縮破壊であ

り，BS0.6-I 試験体は付着割裂ひび割れを伴う曲げ圧縮破壊である。 

 

シリーズⅡ：BS0.3-R 及び BD0.3-R 試験体は共に，10 セット目の破壊状況の方が 1

セット目と比較して，コンクリートの損傷は大きい。 

軸力保持限界水平耐力時の破壊状況は，BS0.3-R試験体では，BS0.3-I試験体同様に，

かぶりコンクリートの剥離が著しく帯筋の露出と共に，コアコンクリートも部分的に損

傷を受け，帯筋の面外方向への変形が見られた。BD0.3-R 試験体は，かぶりコンクリ

ートが剥離し帯筋の露出が見られた。 

軸力保持能力喪失後の最終破壊状況は，BS0.3-I試験体同様に，BS0.3-R及びBD0.3-R

試験体は共に，曲げ降伏後の圧縮破壊である。 

また，BS0.3-R 試験体は，BD0.3-R 試験体と比較して，1 セット目から軸力保持限界

水平耐力時まで，それぞれの破壊状況において，コンクリートの損傷が大きい。しかし

ながら，図 4-10 に示す通り，試験体柱脚部より反曲点高さ 500mm まで 100mm 間隔

に取り付けた左右のパイゲージ（図 4-2）から計測した区間回転角は，両試験体におい

て同等であった。これは，動的載荷試験体の曲げひび割れ本数は静的載荷試験体より少

ないが，ひび割れ幅が大きくなる傾向であったため，本実験結果では区間回転角の差が

ない結果となったと考えられる。 
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写真 4-2(a)  繰り返し載荷による破壊状況 
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写真 4-2(b)  繰り返し載荷による破壊状況 

ｂ）シリーズⅡ 

※軸力保持水平耐力時直近の状況写真を示す 
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ｂ）±20C 時 (R=1/200) ａ）±10C時 (R=1/500) 

ｄ）±40C 時 (R=1/75) ｃ）±30C時 (R=1/100) 
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BD0.3-RB

D0.3-R 

BS0.3-R 

図 4-10 柱の区間回転角（シリーズⅡ） 
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3）軸歪・軸変形の推移 

図 4-12 に軸歪・軸変形の推移を示す。軸歪は，試験体の柱頭・柱脚のフェイス位置

より柱内側にそれぞれ 35mm の位置に取り付けた主筋の歪ゲージ 8 ヵ所（図 4-11）の

うち，代表的なものを示した。また，軸歪は変位制御による載荷において，水平荷重の

影響を最も受けにくい部材角 0 rad における値とし，計測できた範囲をプロットしてい

る。軸変形は各サイクルにおける正負それぞれの最大水平耐力時の軸変形を示している。 

主筋の軸歪は，全試験体共に最大水平耐力経験後の繰り返し載荷において圧縮歪の増

加が顕著である。これは，最大水平耐力時以降の繰り返し載荷においてコンクリートの

損傷が進行し，それに伴い軸力抵抗要素として主筋の圧縮歪が増大したと考えられる。

一方で軸圧縮変形の進行は，圧縮歪の進行と比較して緩やかに推移している。 

また，図 4-12 c）の同一諸元のシリーズⅡを比較すると，BS0.3-R，BD0.3-R 試験体

は共に 500 サイクル付近まで同量で進行するが，動的載荷試験体では水平耐力の低下

が生じた 550 サイクル(26 セット)付近で，急激に軸縮み(7.5mm)が進行し+571 サイク

ル(27 セット)で，軸力保持能力を喪失した。一方，静的載荷試験体では動的載荷試験体

と同様に 550 サイクル(26 セット)過ぎから軸縮みが進行するものの軸力保持能力は維

持し続け，水平耐力が低下し始めた 650 サイクル付近で軸縮みが進行(12mm)し，－699

サイクル(33 セット)で軸力保持能力を喪失した。動的載荷では，静的載荷に比べ，軸変

形の進行が速く軸力保持能力の喪失も急激であることが確認された。これは，動的載荷

試験体の曲げひび割れ本数は静的載荷試験体より少なく，ひび割れ幅が大きくなる傾向

であったことから，ひび割れ部分にコンクリートの損傷が集中し，結果として軸変形が

急速に進行したと考えられる。 
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図 4-12 軸歪・軸変形の推移 
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4-4-3 等価粘性減衰定数 

 

等価粘性減衰定数 heq は，正加力側と負加力側の各荷重－変形曲線ループの面積を

基に，(4.1)式で求めた値である。(4.1)式と併せて，図 4-13 に等価粘性減衰定数の概念

図を示す。 

等価粘性減衰定数の推移を図 4-14 に示す。シリーズⅠは軸力保持能力喪失時までと

し，シリーズⅡは 1～100 サイクル，201～240 サイクル，460～500 サイクルの等価粘

性減衰定数の推移とした。 

 

 シリーズⅠ：BS0.3-I 及び BD0.3-I 試験体の等価粘性減衰は，静的・動的載荷共に同

等となっており，載荷方法の違いによる差異は殆どない。最大水平耐力までの部材角レ

ベルでは静的・動的載荷共に約 4～8%である。最大水平耐力時（R=1/75）から R=1/30

部材角レベルでは約 7~26%と部材角が大きくなると，等価粘性減衰が大きくなってい

る。これは，部材角が大きくなると履歴吸収エネルギーの低下より，水平耐力の低下（等

価剛性の低下）する割合の方が大きいために，ポテンシャルエネルギーが小さくなり，

結果として等価粘性減衰が大きくなるためである。 

同様に，BS0.6-I 及び BD0.6-I 試験体の静的・動的載荷共に同等となっており，載荷

方法の違いによる差異は殆どない。最大水平耐力までの部材角レベルでは静的・動的載

荷共に約 3～7%である。最大水平耐力時（R=1/100）から軸力保持能力喪失時（R=1/75）

部材角レベルでは約 5~10%である。 

 

 シリーズⅡ：等価粘性減衰は，全体として静的載荷実験の BS0.3-R 試験体と比較し

て動的載荷実験の BD0.3-R 試験体の方が若干小さな値となっている。最大水平耐力経

験後の R= 1/200，1/75 を 1 セットとした繰り返し載荷では，R=1/200 部材角レベルで

は静的・動的載荷共に約 7～12%である。R=1/75 の部材角レベルでは，静的で約 12~15%，

動的では約 9~13%となっており，載荷方法の違いによる差異は殆どない。 

 

・・・（4.1） 

 

ここで， W⊿ ，W は，図 4-13 より， 

 W⊿  ：履歴吸収エネルギー 

 
CADW⊿ ：履歴吸収エネルギー 

（    CAD） 

W   ：等価剛性 ke による 

ポテンシャルエネルギー 
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図 4-13 等価粘性減衰定数の概念図 
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図 4-14 等価粘性減衰定数 
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4－5 まとめ 

 

シリーズⅠの R=1/10 までの漸増増分変位制御による多数回繰り返し実験（軸力比η

=0.3 及び 0.6 の静的・動的実験）及びシリーズⅡの損傷限界レベルの R=1/200 と最大

水平耐力近傍の R=1/75 を一対とした多数回繰り返し載荷実験（軸力比η=0.3 の静的・

動的実験）を行った。以下に得られた知見を示す。 

 

① 同一諸元の試験体では，既往の研究と同様に，静的試験体より動的試験体の方が最

大水平耐力は大きい。本研究の試験体では，動的試験体の方が 5～12%程度最大水平

耐力が大きい結果となった。 

② 全ての試験体において軸力保持能力喪失を確認した。 

1) シリーズⅠの軸力比η=0.3 の BS0.3-I 及び BD0.3-I 試験体は R=1/20 にて，軸力

比η=0.6 の BS0.6-I 試験体は R=1/75，BD0.6-I 試験体は R=1/50 にて軸力保持能

力を喪失した。 

2) シリーズⅡの損傷限界レベルのR=1/200と最大水平耐力近傍のR=1/75を一対と

した軸力比η=0.3 の多数回繰り返し載荷では，静的載荷実験の BS0.3-R 試験体は

33 セット (－699 サイクル)，動的載荷実験の BD0.3-R 試験体は 27 セット(+571

サイクル)で，軸力保持能力を喪失した。 

3) また，全試験体共に軸力保持限界水平耐力時では，せん断補強筋の破断が生じて

いないのに対して，軸力保持能力喪失後の最終破壊状況では，全ての試験体でせん

断補強筋の破断が見られた。 

③ 全ての試験体において，最大水平耐力経験後の繰り返し載荷では，既往の研究と同

様に，水平耐力の低下が大きい。ただし，シリーズⅡの BS0.3-R 及び BD0.3-R 試験

体は，最大水平耐力経験後の R=1/200 での繰り返し載荷では耐力低下がほとんど見

られないのに対し，R=1/75 では，徐々に耐力が低下した。 

  また，主筋の軸歪は，全試験体共に最大水平耐力経験後の繰り返し載荷において圧

縮歪の増加が顕著である。これは，最大水平耐力時以降の繰り返し載荷においてコン

クリートの損傷が進行し，それに伴い軸力抵抗要素として主筋の圧縮歪が増大したと

考えられる。 

④ シリーズⅡの同一諸元の静的載荷実験の BS0.3-R 試験体は，動的載荷実験の

BD0.3-R 試験体と比較して，1 セット目から軸力保持限界水平耐力時まで，それぞれ

の破壊状況において，静的載荷実験の BS0.3-R 試験体の方がコンクリートの損傷が

大きい。 

  しかしながら，試験体中央部から柱脚部までの計測した 5 区間の回転角は，両試験

体において同等であった。これは，動的載荷試験体の曲げひび割れ本数は静的載荷試

験体より少ないが，ひび割れ幅が大きくなる傾向であったため，本実験結果では区間

回転角の差がい結果となったと考えられる。 
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⑤ 等価粘性減衰定数は，同一諸元の試験体では，静的・動的試験体共に同等であり，

載荷方法の違いによる差異は殆どない。 

⑥ 全ての試験体において，最大水平耐力以降の繰り返し載荷によって水平耐力の低下

と共に，軸圧縮変形が進行し軸力保持能力を喪失しており，水平耐力の低下と軸力保

持能力の喪失には相関性があると推測される。 
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第 5章 ひずみ速度が最大水平耐力に及ぼす影響に関する検討 

 

5－1 はじめに 

 

 既往の動的載荷実験の研究では，ひずみ速度の影響を受けて材料強度の上昇により最

大水平耐力が上昇することが報告[5-1]，[5-2]，[5-3]されており，本論においてもその効果を

確認する。既往の研究と同様に，実験結果より得られた鉄筋のひずみ速度と材料強度推

定式よりひずみ速度が最大水平耐力に影響を及ぼすとして検討を行う。 

 既往の研究によると，一般的に鉄筋やコンクリートなどの材料が地震時に経験する最

大ひずみ速度のレベルでは，ひずみ速度の影響を受けて材料強度は上昇することが知ら

れている。地震時に材料が経験するひずみ速度の最大値の範囲は，10-3～10-1[/sec][5-1]

とされ，鉄筋の降伏点強度の上昇率は，静的載荷実験に対し，約 10～30％上昇し，コ

ンクリートでは圧縮強度が 10～30％上昇することが確認されている。 

図 5-1 にひずみ速度の算出概念図を示す。ひずみ速度は，物体が変形する速さを表す

量である。ここで，ひずみを簡単に，（ひずみ）＝（変形量）/（もとの物体の長さ）と

考えると，ひずみ速度は，（ひずみ速度）＝（ひずみの変化量）/（変形に費やした時間）

である。 

動的な載荷実験など動的外力下の材料の力学的特性を調べる際に，応力速度やひずみ

速度は重要なパラメータとなる。ひずみ速度は，図 5-1 に示すように，鋼材などに貼付

けたひずみゲージの実験値より，計測インターバル間の変化量（⊿ε）を求め，計測イ

ンターバル（⊿ｔ）で除すことにより（5.1）式にて算出される。 

 

                                 ・・・（5.1） 

ここで， ：ひずみ速度[1/sec]，  ：ひずみ変化量，  ：計測インターバル[sec] 
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図 5-1 ひずみ速度算出概念図 
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5－2 動的載荷時の材料強度に及ぼすひずみ速度の影響 

 

主筋のひずみ速度は，図 5-2 に示す試験体のフェイス位置に最も近い歪ゲージ計 8 点

より計測した歪をサンプリング間隔(0.01sec)毎の歪の時間的変化量(Δε)として算出

した。せん断補強筋のひずみ速度も同様に，フェイス位置に最も近い歪ゲージ計 4 点よ

り算出した。コンクリートのひずみ速度は，コンクリートが圧縮となる側の主筋のひず

み速度から推定した。  

最大水平耐力経験時の引張側主筋 4 点の最大ひずみ速度を平均した値を鉄筋のひず

み速度に，圧縮側主筋の最大ひずみ速度 4 点を平均した値をコンクリートのひずみ速度

とした。 

せん断補強筋のひずみ速度は，最大水平耐力経験時のせん断補強筋 4 点の最大ひずみ

速度を平均した値とした。 

表 5-1 に鉄筋とコンクリートの動的降伏強度と強度上昇率を示す。また，表 5-2 に各

歪ゲージ位置での最大ひずみ速度を，図 5-3 に代表的な歪ゲージ位置の水平荷重－ひず

み速度関係を示す。主筋の引張側の最大ひずみ速度は 0.0350~0.0918[1/sec]，コンクリ

ートの圧縮側の最大ひずみ速度は 0.0186～ 0.0732[1/sec] であった。せん断補強筋の

ひずみ速度は 0.0028~0.0083[1/sec]であり，主筋の引張側の最小のひずみ速度と比較し

ても 1/4.2～1/12.5 倍と非常に小さい。 

 上述のひずみ速度を以下の(5.2)式[5-2]，(5.3)式[5-3]に代入し，材料試験結果から鉄筋の

動的降伏点強度とコンクリートの動的圧縮強度を算出した。式の適用範囲はひずみ速度

が 10-3~10-1 [1/sec]であり，本実験結果は適用範囲内である。表 5-1 より主筋の動的降

伏強度上昇率は，12.7~14.8%，コンクリートの動的材料強度上昇率は 24.1~28.9%であ

る。この材料強度の上昇が部材の最大水平耐力を上昇させた要因であるとして，静的載

荷試験体に対しては材料試験結果を，動的載荷試験体に対しては動的材料強度を用いた。

曲げ耐力は，塑性理論に基づく略算式である（5.4）式[5-4]（以下 ag 式）により求め，

(5.5)式により水平耐力を算出した。ただし，軸力比 0.6 の BS0.6-I 試験体の曲げ耐力の

算定は，釣合鉄筋比を超える圧縮領域であることから，コアコンクリートの帯筋による

拘束効果を考慮するため，ファイバー法（ag 式による計算値は Qa=141.4kN）により

求めた。ここで，コンファインドコンクリートの応力－歪関係は，中塚らのモデル[5-5]

によった。 

 


 log..
f

f

yS

yD
050201                                     ・・・（5.2） 

Sfy：鉄筋の材料試験結果， Dfy：鉄筋の動的降伏強度，   ：ひずみ速度 
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SFc：ｺﾝｸﾘｰﾄの材料試験結果，DFc：ｺﾝｸﾘｰﾄの動的圧縮強度，  ：ひずみ速度 
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表 5-1 鉄筋とコンクリートの動的降伏強度と強度上昇率 

ここで ：曲げ耐力 

：最大水平耐力 

：柱主筋全断面積 

：主筋降伏強度 

：引張筋重心と圧縮筋重心 

 との全せいに対する比 
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NDDgaM 15.05.0 1 ・・・(5.4) 

　　 HMQ ua /2 ・・・(5.5) 

シリーズⅡ

BD0.3-I BD0.6-I BD0.3-R

最大ひずみ速度　ε[1/sec] 0.0918 0.0350 0.0380

材料試験結果の降伏強度 　Sf y[N/mm2] 427.4 427.4 418.2

動的降伏点強度　 Df y[N/mm2] 490.7 481.8 472.1

降伏点強度上昇率[％] 　(Df y- Sf y)/Sf y 14.8 12.7 12.9

最大ひずみ速度　εD [1/sec] 0.0522 0.0186 0.0732

材料試験結果の圧縮強度　 SF c[N/mm2] 63.9 64.5 64.7

動的材料強度　 DF c[N/mm2] 81.6 80.1 83.4

動的材料強度上昇率[％] (DF c- SF c)/SF c 27.7 24.1 28.9

最大ひずみ速度　εh[1/sec] 0.0048 0.0028 0.0083

材料試験結果の降伏強度 　Sf hy[N/mm2] 968.6 968.6 1021.2

動的降伏点強度　 Df hy[N/mm2] 1048.5 1032.6 1115.3

降伏点強度上昇率[％] 　(Df hy- Sf hy)/Sf hy 8.2 6.6 9.2

シリーズⅠ

せん断
補強筋

試験体名称

コンクリート

主筋

シリーズ名

･

･

･

･
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図 5-2 歪ゲージ取付け位置 

表 5-2 各歪ゲージ位置での最大ひずみ速度 

シリーズ名

試験体名

最大水平耐力時
加力方向

歪ゲージ ひずみ速度[1/sec] 歪ゲージ ひずみ速度[1/sec] 歪ゲージ ひずみ速度[1/sec]

M1 0.0688 M1 0.0346 M1 0.0403

M2 0.0991 M2 0.0398 M2 0.0394

M7 0.1013 M7 0.0368 M7 0.0383

M8 0.0981 M8 0.0287 M8 0.0340

平均値 0.0918 平均値 0.0350 平均値 0.0380

M3 0.0938 M3 0.0155 M3 0.0667

M4 0.0760 M4 0.0166 M4 0.0929

M5 0.0214 M5 0.0172 M5 0.0550

M6 0.0176 M6 0.0249 M6 0.0780

平均値 0.0522 平均値 0.0186 平均値 0.0732

H1 0.0050 H1 0.0008 H1 0.0030

H2 0.0034 H2 0.0012 H2 0.0148

H3 0.0030 H3 0.0039 H3 0.0052

H4 0.0078 H4 0.0052 H4 0.0103

平均値 0.0048 平均値 0.0028 平均値 0.0083

せん断補強筋の
最大ひずみ速度

εh

BD0.3-R

シリーズⅡシリーズⅠ

BD0.3-I BD0.6-I

負側加力時 負側加力時 負側加力時

主筋の
最大ひずみ速度

ε

コンクリートの
最大ひずみ速度

εD

・

・

・

※   ：図 5-3 の代表的なゲージ位置の水平荷重－ひずみ速度関係に用いた 
     部位を示す 

(単位[mm]) 主筋歪ゲージ 

 せん断補強筋歪ゲージ 

200 
25 25 75 75 

負加力 

H5 

H1 

H7 

H3 

H2 

H6 

H8 

H4 

M9 

M13 

M5 

M1 M2 

M10 

M14 

M6 

右側面 正面 左側面 

M2 

M10 

M14 

M6 

M3 

M11 

M15 

M7 

M4 

M12 

M16 

M8 

M3 

M11 

M15 

M7 
8
0

 

6
0

 
6
0

 
7
2
0

 

8
0

 

主
筋

歪
ゲ
ー
ジ
高
さ

 

せ
ん
断
補
強
筋

 
歪

ゲ
ー
ジ
高
さ

 

1
8
0

 
3
5

 
1
8
0

 
3
5

 
5
7
0

 

正加力 

 

左側面 右側面 

正面 
M○ ：主筋歪ゲージ No. 

H○ ：せん断補強筋歪ゲージ No. 



第 5章 ひずみ速度が最大水平耐力に及ぼす影響に関する検討 

100 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 5-3(a) 代表的な歪ゲージ位置の水平荷重－ひずみ速度関係 

◇：引張時の最大ひずみ速度(主筋の材料強度に影響) 

〇：圧縮時の最大ひずみ速度(コンクリートの材料強度に影響) 

□：引張時の最大ひずみ速度(せん断補強筋の材料強度に影響) 

-250

-200

-150

-100

-50

0

50

100

150

200

250

-0.15 -0.1 -0.05 0 0.05 0.1 0.15

水
平

荷
重

［
kN

］

ひずみ速度［1/sec］

H1

-250

-200

-150

-100

-50

0

50

100

150

200

250

-0.15 -0.1 -0.05 0 0.05 0.1 0.15

水
平

荷
重

［
kN

］

ひずみ速度［1/sec］

Ｍ3

-250

-200

-150

-100

-50

0

50

100

150

200

250

-0.15 -0.1 -0.05 0 0.05 0.1 0.15

水
平

荷
重

［
kN

］

ひずみ速度［1/sec］

Ｍ2

ａ）BD0.3-I 

M○ ：主筋歪ゲージ No. 

H○ ：せん断補強筋歪ゲージ No. 

負加力 

H5 

H1 

H7 

H3 

試験体正面 

M2 

M10 

M14 

M6 

M3 

M11 

M15 

M7 

8
0

 

6
0

 
6
0

 
7
2
0

 

8
0

 

主
筋
歪
ゲ
ー
ジ
高
さ

 

せ
ん
断
補
強
筋

 
歪
ゲ
ー
ジ
高
さ

 

1
8
0

 
3
5

 
1
8
0

 
3
5

 
5
7
0

 

正加力 

(単位[mm]) 



第 5章 ひずみ速度が最大水平耐力に及ぼす影響に関する検討 

101 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 5-3(b) 代表的な歪ゲージ位置の水平荷重－ひずみ速度関係 

◇：引張時の最大ひずみ速度(主筋の材料強度に影響) 

〇：圧縮時の最大ひずみ速度(コンクリートの材料強度に影響) 

□：引張時の最大ひずみ速度(せん断補強筋の材料強度に影響) 
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図 5-3(c) 代表的な歪ゲージ位置の水平荷重－ひずみ速度関係 

◇：引張時の最大ひずみ速度(主筋の材料強度に影響) 

〇：圧縮時の最大ひずみ速度(コンクリートの材料強度に影響) 

□：引張時の最大ひずみ速度(せん断補強筋の材料強度に影響) 
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表 5-3 実験値と計算値による最大水平耐力の比較 

シリーズ名

試験体名 BS0.3-I BD0.3-I BS0.6-I BD0.6-I BS0.3-R BD0.3-R

最大水平耐力 Qmax [kN] 171.0 179.7 209.7 234.4 152.8 165.9

計算値　Qa [kN] 160.1 173.3 212.1 250.0 153.1 162.5

Qa / Qmax 0.94 0.96 1.01 1.07 1.00 0.98

シリーズⅠ シリーズⅡ

5－3 ひずみ速度による材料強度上昇を考慮した検討結果 

 

5-3-1実験値と計算値による最大水平耐力の検討結果 

  

実験値と計算値を比較して表 5-3 に示す。静的載荷試験体における実験値に対する計

算値の比が 0.94～1.01 である。動的載荷試験体に対してひずみ速度による材料強度上

昇を考慮した動的材料強度を用いて算定した計算値は，実験値に対して 0.96～1.07 と

概ね一致した。 
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表 5-4 相似則[5-6] 

※添え字 m（model）は試験体を示し，添え字 p（prototype）は実建物を示す 

  λ は長さに対する相似比（=実建物/試験体）を示す 

 5.5

5-3-2 実建物におけるひずみ速度の影響について 

  

 本研究の動的載荷実験においても，ひずみ速度の影響を受けて材料強度の上昇により

最大水平耐力が上昇することが確認された。 

 実建物（プロトタイプ）においてもひずみ速度の影響により，最大水平耐力が上昇す

ることを確認する。 

動的載荷実験では，実建物と試験体の加速度が等しくなるように，表 5-4 に示す相似

則に基づいている。その結果，ヤング係数，応力，ひずみは実建物と等しくなる。 

しかしながら，動的載荷実験の加振周期は，実建物の周期に対して 1/   （相似比λ

=5.5）を乗じて短くしているため，(5.6)～(5.8)式により実建物のひずみ速度を過大に評

価することになる。 

 従って，実建物におけるひずみ速度として，実験で得られたひずみ速度に 1/  を乗

じた値を本章で用いた（5.2），（5.3）式に代入し検討を行う。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

静的載荷実験を行う際に採用される載荷速度の範囲は，鉄筋では，ISO 6892-2009（金

属材料のひずみ速度制御による引張試験）において 2.5×10-4[1/sec]±20%（2.0~3.0×

10-4[1/sec]）と定められている。コンクリートは，JIS A 1108 -2006（コンクリートの

圧縮強度試験方法）において，載荷速度の範囲は応力度の増分として 0.6±0.4 

N/mm2/sec と定められている。コンクリートのヤング係数の範囲を 2.1~3.5×104 

N/mm2と設定し，その平均値 2.8×104 N/mm2 とし，最大耐力近傍ではヤング係数が

1/3 倍程度と仮定すると，コンクリートの載荷速度の範囲は概ね 2.0×10-5～1.0×10-4 

 𝜆 

相似則

質量 m m=(1/λ 2）ｍ ｐ

重量 W m=(1/λ 2)W p

加速度 α m=α ｐ

速度 V m=(1/ λ )V p

変位 δ m=(１/λ)δ p

慣性力 F m=(1/λ 2)F p

ヤング係数 E m=E p

応力 σ m=σ ｐ

ひずみ ε m=ε ｐ

ばね定数 K m=(１/λ)K p

固有振動数 f m=  λ ｆ ｐ

周期 Tm=（1/ λ )T p

√

√

√

λ

εε

m

p

p

p

p


 


m

m
m




ε




mp εε 

λλ

ε




 m

m

m
p






 ・・・（5.6） 

実建物のひずみ速度 

試験体のひずみ速度 

より 

 
実建物のひずみ速度と試験体のひずみ速度と

の関係 

 ・・・（5.7） 

 ・・・（5.8） 
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表 5-5 実建物とした場合のひずみ速度と強度上昇

率 

[1/sec]となる。 

以上より，鉄筋コンクリートの静的実験の載荷速度の最大を鉄筋とコンクリートの載

荷速度のそれぞれの上限の小さい方とし 1.0×10-4 [1/sec]と仮定した。 

表 5-5 に実建物とした場合のひずみ速度と強度上昇率を示す。実建物とした場合のひ

ずみ速度の範囲は鉄筋で 1.62～3.91×10-2，コンクリートで 7.9×10-3～3.12×10-2であり，

本実験と同様に式の適用範囲（10-3～10-1 [1/sec]）である。試験体の主筋の動的降伏強

度上昇率 12.7~14.8%，コンクリートの動的材料強度上昇率 24.1~28.9%に対して，実

建物とした場合の主筋の動的降伏強度上昇率は 10.9～13.0%，コンクリートの動的材料

強度上昇率は 21.2～26.0%であり，実建物とした場合においても，ひずみ速度による動

的材料強度上昇が確認できた。 

また，図 5-4 及び図 5-5 に試験体とプロトタイプの主筋とコンクリートそれぞれの動的

強度上昇率‐ひずみ速度関係を示す。図中には上記で仮定した静的実験のひずみ速度を

併せて示す。（5.2），（5.3）式はいずれも log 関数式であることから，ひずみ速度による

動的強度上昇率は緩やかであるが，式の適用範囲（10-3～10-1 [1/sec]）においては動的

強度上昇が確認できる。なお，プロトタイプのひずみ速度は静的実験のひずみ速度に対

して，鉄筋で 149～391 倍，コンクリートで 79～312 倍となっており，実建物において

もひずみ速度による材料強度に与える影響が大きい。 

以上，実建物としたひずみ速度においても，主筋の動的降伏強度上昇率は 10.9～

13.0%，コンクリートの動的材料強度上昇率は 21.2～26.0%であり，実建物においても

ひずみ速度の影響により，最大水平耐力が上昇することを確認できた。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

シリーズⅡ

BD0.3-I BD0.6-I BD0.3-R

最大ひずみ速度　ε[1/sec] 0.0918 0.0350 0.0380

降伏点強度上昇率[％] 　(Df y- Sf y)/Sf y 14.8 12.7 12.9

最大ひずみ速度　εD [1/sec] 0.0522 0.0186 0.0732

動的材料強度上昇率[％] (DF c- SF c)/SF c 27.7 24.1 28.9

最大ひずみ速度　ε[1/sec] 0.0391 0.0149 0.0162

降伏点強度上昇率[％] 　(Df y- Sf y)/Sf y 13.0 10.9 11.0

最大ひずみ速度　εD [1/sec] 0.0223 0.0079 0.0312

動的材料強度上昇率[％] (DF c- SF c)/SF c 24.8 21.2 26.0

シリーズ名 シリーズⅠ

試験体名称

主筋

コンク
リート

実建物
（プロトタイプ）

試験体

主筋

コンク
リート

･

･

･

･
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図 5-4 主筋の動的降伏点強度上昇率－ひずみ速度

関係 

図 5-5 コンクリートの動的圧縮強度上昇率－ひずみ速度関係 
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5－4 まとめ 

 

既往の動的載荷実験の研究と同様に，ひずみ速度の影響を受けて材料強度の上昇によ

り最大水平耐力が上昇するとして，実験結果より得られた鉄筋のひずみ速度と材料強度

推定式にて最大水平耐力の検討を行った。以下に得られた知見を示す。 

 

① 静的載荷試験体に対しては材料試験結果の強度を，動的載荷試験体に対してはひず

み速度による材料上昇を考慮した動的材料強度を用いて，塑性理論により曲げ耐力か

ら求めた水平耐力は，実験値と概ね一致している。従って，本研究においても材料強

度推定式の適合性を確認できた。 

② 動的載荷実験より得られたひずみ速度を実建物（プロトタイプ）のひずみ速度に換

算した結果，実建物とした場合においても，ひずみ速度による動的材料強度上昇が確

認できた。 

1) 動的載荷実験の試験体の主筋の動的降伏強度上昇率 12.7~14.8%に対して，実建

物とした場合の主筋の動的降伏強度上昇率は 10.9～13.0%である。 

2) 動的載荷実験の試験体のコンクリートの動的材料強度上昇率 24.1~28.9%に対し

て，実建物とした場合のコンクリートの動的材料強度上昇率は 21.2～26.0%である。 

3) また，実建物のひずみ速度は静的実験のひずみ速度に対して，鉄筋で 149～391

倍，コンクリートで 79～312 倍となっており，実建物においてもひずみ速度によ

る材料強度に与える影響が大きい。 
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■：最大水平耐力時Ｑmax   ▲：軸力保持限界水平耐力時 Qγ 

×：軸力保持能力喪失点 

図 6-1 軸力保持限界水平耐力の定義(図 4-5と同じ) 

第 6章 軸力保持能力と軸力保持能力を喪失する際の水平耐力に関する検討 

 

6－1 はじめに 

 

 実験結果は，最大水平耐力以降の繰り返し載荷によって水平耐力の低下と共に，軸圧

縮変形が進行し軸力保持能力を喪失しており，水平耐力の低下と軸力保持能力の喪失に

は相関性があると推測される（4.4.2 節）。 

従って，大変形レベルまで載荷を行った試験体および最大耐力近傍での多数回繰り返

し載荷を行った試験体について，軸力保持能力と軸力保持能力を喪失する際の水平耐力

との関係を明らかにできれば，柱の基本的な性能である軸力保持能力の解明に繋がると

考える。 

ここでは，軸力保持能力を喪失する直前の最終繰り返し載荷の正負の最大部材角時の

水平耐力（以下，軸力保持限界水平耐力 Qγ（図 6-1））について検討を行う。なお，シ

リーズⅡの BS0.3-R 試験体は，図 4-7（b）b）に示すように R=1/75 の 1 回目のサイク

ル（+571 サイクル）で軸力保持能力を喪失していることから，直前の最大部材角 R=1/75

を目標変位とした±560 サイクルの水平耐力とした。また，シリーズⅠの動的載荷実験

を行った BD0.3-I，BD0.6-I 試験体は，鉛直加力用ジャッキが軸変形の進行に追随でき

ず，軸力が低下したことから Qγの評価をしていない。 
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図 6-2 Ｍ-Ｎ降伏曲面の縮小 

6－2 コンクリート圧縮強度の低下により M-N降伏曲面が縮小するとした 

軸力保持限界水平耐力の検討 

 

 島崎[6-1]は柱の軸力保持能力と水平耐力との関係について，昭和 56 年以前の旧基準で

設計された建物の柱を対象として，曲げモーメントと軸力との降伏相関曲面（以下 M-N

降伏曲面）を用いて以下のように説明している。図 6-2 に示すように，縦軸上の軸圧縮

耐力 Nc が，クラックなどの影響により NRまで低下（以下，低下後軸耐力）した割合

γで，M-N 降伏曲面が縮小すると仮定している。低下する割合は，水平力により試験

体に損傷を与えた後に水平力を除荷し，鉛直力を漸増載荷した実験に基づき，図 6-2 の 

a）に示す軸引張耐力 NTを起点として，軸圧縮耐力 Nc に対する低下後軸耐力 NRまで

の比率として縮小率γを定めている。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 図 6-3 Ｍ-Ｎ降伏曲面の縮小の考え 
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γ

縮小した M-N 降伏曲面の定式化を以下の方法で行っている。まず，塑性論に基づく

略算式の（6.1）式について，せん断補強筋が少なくコンクリートの拘束効果が小さい

として，コンクリートの応力ブロック係数を 0.85 とし，コンクリート圧縮強度 Fc に縮

小率γを乗じた(6.2)式を仮定している。(6.2)式を近似曲線に置き換えて，軸引張耐力

NTを起点として，縮小率γにより相似形で M-N 降伏曲面が縮小するとして，(6.3)式と

して定式化している。 

また，縮小率γについて，昭和 56 年以前の旧基準で設計された建物を対象とした柱

試験体 23 体について実験データを整理し，回帰分析を行っている。その結果として，

せん断補強筋，せん断余裕度，柱断面せい及び水平変形をパラメータとした(6.4)式の提

案を行っている。 
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ここで  

ygacFcbDN

ygaN

cFcbDg
b

N

σγγ

σ

γγ







max

min

110.22 ：引張筋重心と圧縮筋重心 
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：柱断面幅 ,   ：柱断面せい ,   ：内法高さ 

：主筋降伏強度 

：コンクリートの圧縮強度 

：軸力保持限界強度比 

：柱引張主筋断面積 

：柱主筋全断面積 

　ta
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上記を参考として，本検討でも塑性論に基づく曲げ耐力略算式において，コンクリー

ト圧縮強度にγcを乗じて評価する。なお，本研究では略算式は ag 式（(5.4)式）につい

て，せん断補強筋が密であることから，コンクリートの応力ブロック係数を低減せずに

(6.5)～(6.7)式によった。また，軸力保持限界水平耐力 Qγは(6.8)式により求めた。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

軸力保持限界水平耐力時の破壊状況は，かぶりコンクリートの剥離およびコアコンク

リートの部分的な損傷が見られる試験体（写真 4-2(b)の BS0.3-I，BS0.3-R）もあるが，

せん断補強筋の破断及び主筋の座屈も見られないことから，全ての試験体について平面

保持の仮定が成立するとして，図 6-3 に示すように(6.5)～(6.7)式の鉄筋とコンクリート

の累加強度式によった。鉄筋は，4.4.2 節に記載の通りコンクリートの損傷に伴い軸力

抵抗要素として寄与しているため，鉄筋にγcは乗じていない。従って，図 6-2の図中 a)，

b)に示す通り，γcは軸引張耐力 NTを起点とする島崎の定義とは異なるため，本論文で

は，コンクリート圧縮強度の低下する比率として，軸力保持限界強度比γcと定義する。 

コンクリート圧縮強度に軸力保持限界強度比を乗じることは，近似的に断面（b×D）

が小さくなることを示しており，繰り返し載荷によるかぶりコンクリート及びコアコン

クリートの損傷を表している。 

本手法は，超高層 RC 造建築物の曲げ破壊先行型の柱を対象とし，載荷方法の異なる

軸力保持能力喪失直前の水平耐力（軸力保持限界水平耐力）について，コンクリートの

損傷として，縮小した M-N 降伏曲面により，説明しようとする提案である。試験体諸
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表 6-1 軸力保持限界水平耐力時の実験値一覧（P-δ効果を考慮） 

※上表の    は，正側・負側 Qγの絶対値が小さい方（採用値）を示す 

  また，図 4-6 の水平荷重-部材角関係にプロットしている 

 

元が異なる場合においても，断面寸法，主筋，コンクリート，軸力をパラメータとして

水平耐力を算定するため，適用できると考えている。 

BS0.6-I 試験体の最大水平耐力の算定は，コンファインド効果を考慮するためにファ

イバー法を用いているが，繰り返し載荷によるコンクリートの損傷により拘束効果が小

さくなるとして，コンファインド効果を無視し，(6.5)～(6.8)式を用いた。 

軸力保持能力喪失後の最終破壊状況は，せん断補強筋の間隔において主筋が座屈し，

せん断補強筋の破断が見られることから，軸力保持能力にせん断補強筋量と間隔が影響

を及ぼすと考えられる。しかしながら，本検討は一般的な超高層 RC 造建物の最下層柱

の軸力保持能力の解明手法の提案であり，せん断補強筋量は他の超高層 RC 造建物にお

いても概ね同量であると判断し，せん断補強筋量は実験の変動因子から除外した。 

動的試験体の鉄筋降伏強度とコンクリート圧縮強度は，ひずみ速度による強度上昇を

考慮した。ここでひずみ速度は，最大水平耐力以降の繰り返し載荷において，最大速度

を同じとしているため，最大水平耐力算定時のひずみ速度とした。表 6-1 に軸力保持限

界水平耐力の実験値（水平耐力，部材角，軸変形）を示す。ここに示す軸力保持限界水

平耐力時の実験値（P-δ効果を考慮）が，図 6-2 の M-N 降伏曲面が縮小した軸力－水

平荷重関係上にプロットされるとして，軸力保持限界強度比γcを求めた。なお，実験

値の水平耐力は P-δ効果による付加曲げモーメントを考慮した水平耐力（図 6-1）とし

ているため，(6.5)～(6.8)式で求めた水平耐力と対応している。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

BS0.3-I BS0.6-I BS0.3-R BD0.3-R

795.5 1576.8 735.6 776.4

サイクル 65C 39C 699C 560C

水平耐力[kN] 76.3 64.7 86.7 83.9

部材角[％] 4.93 1.26 1.55 1.59

軸変形[mm] -31.9 -21.6 -39.4 -12.8

サイクル -65C -39C -698C -560C

水平耐力[kN] -88.8 -66.0 -59.4 -103.3

部材角[％] -4.91 -1.05 -1.57 -1.41

軸変形[mm] -38.5 -23.4 -38.6 -13.7

シリーズ名 シリーズⅡ

試験体名

シリーズⅠ

軸力保持限界
水平耐力時

正側Qγ

軸力保持限界
水平耐力時

負側Qγ

軸力[kN]
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6－3 軸力保持限界水平耐力の検討結果 

 

6-3-1実験結果に対する軸力保持限界強度比γcの算定結果 

表 6-2 に軸力保持限界強度比の算出結果を示す。また，同表に水平耐力低下率と軸力

保持限界水平耐力時の軸変形を示す。算出の結果，軸力比 0.3 の試験体 3 体では，軸力

保持限界強度比は 0.408～0.497 の範囲である。軸力比 0.6 の BS0.6-I 試験体では，軸

力保持限界強度比は 0.633 である。 

図 6-4 に示すように，コンクリート圧縮強度の低下により M-N 降伏曲面が縮小する

として軸力－水平荷重関係に，軸力保持限界水平耐力をプロットすると全ての試験体は，

釣り合い軸力を超える領域（曲げ圧縮破壊領域）に位置した。軸力比 0.3 のシリーズⅠ

の BS0.3-I とシリーズⅡの BS0.3-R，BD0.3-R 試験体は，最大水平耐力算定時の降伏

曲面では釣り合い軸力以下の領域であるが，軸力保持限界水平耐力の縮小した降伏曲面

上では，釣り合い軸力を超える領域となった。曲げ圧縮破壊は，コンクリートの圧壊や

主筋の座屈が想定される破壊形式であり，全ての実験で同様な破壊が見られたことと一

致している（4.4.1 節）。 

図 6-5 に水平耐力低下率－軸力保持限界強度比関係を示す。試験体諸元の異なる

BS0.6-I 試験体を除く軸力比 0.3 のシリーズⅠの BS0.3-I，シリーズⅡの BS0.3-R，

BD0.3-R の試験体 3 体は，本手法で算定した軸力保持限界強度比の値が小さいほど，

水平耐力の低下が大きい傾向にあることが分かる。BS0.6-I 試験体は，水平耐力低下率

が 0.315 と水平耐力の低下が最も大きい。これは 4.4.2 節で述べた通り，本研究の軸力

比 0.6 の試験体は最大水平耐力時に釣合鉄筋比を超える領域であることから，コアコン

クリートの帯筋による拘束効果が期待できるため，最大水平耐力が大きい。しかしなが

ら，繰り返し載荷により，コアコンクリートが損傷し，帯筋の拘束効果が小さくなるこ

とにより，コンファインド効果が期待できずに，軸力保持限界水平耐力時の水平耐力が

大きく低下したと考えられる。 

図 6-6 に軸力保持限界水平耐力時の軸変形－軸力保持限界強度比関係を示す。試験体

諸元の異なる BS0.6-I 試験体を除く軸力比 0.3 のシリーズⅠの BS0.3-I，シリーズⅡの

BS0.3-R，BD0.3-R の試験体 3 体は，本手法で算定した軸力保持限界強度比の値が小さ

いほど，実験値の軸変形（軸縮み量）が大きい傾向にあることが分かる。 

また，図 6-7 に軸力比－軸力保持限界強度比関係を示す。軸力比 0.6 の BS0.6-I 試験

体では 0.633 と軸力比が大きいほど，軸力保持限界強度比の値が大きい結果が得られた。

これは，軸力比が大きい試験体ほど，コンクリートの軸力分担が大きいため，コンクリ

ート圧縮強度の低下が小さいうちに軸力保持能力を喪失したと考えられ，軸力比と軸力

保持限界強度比との有意な相関性を示唆している。 
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図 6-4 M-N 降伏曲面が縮小した軸力－水平荷重関係 

表 6-2 軸力保持限界強度比の算出結果 
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シリーズ名

試験体名 BS0.3-I BS0.6-I BS0.3-R BD0.3-R

軸力保持限界強度比γc 0.479 0.633 0.408 0.497

水平耐力低下率 0.444 0.315 0.389 0.622

軸変形[mm] -31.9 -21.6 -38.6 -12.8

シリーズⅠ シリーズⅡ
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図 6-6 軸力保持限界水平耐力時の軸変形－軸力保持限界強度比関係 

図 6-7 軸力比－軸力保持限界強度比関係 

図 6-5 水平耐力低下率－軸力保持限界強度比関係 
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表 6-3 試験体の諸元および実験のパラメータ 

6-3-2軸力保持限界強度比γcを軸力比ηの関数とした推定式の提案 

 

6.3.1 節にて，軸力比と軸力保持限界強度比との有意な相関性を示唆していることを

述べた。しかしながら，本研究の軸力保持限界強度比は試験体 4 体のみを対象としてお

り，相関関係の提案まで至っていない。ここでは，長周期地震動を対象とした既往の研

究を含めて検討し，軸力保持限界強度比を軸力比の関数とした推定式の提案を行う。 

 

(1)既往の研究の試験体諸元と実験パラメータ 

長周期地震動を対象として，軸力保持能力を喪失する直前の最終繰り返し載荷の正負

の最大部材角時の水平耐力の記載がある既往の実験結果は，出光ら[6-2]の文献のみであ

る。出水らは，超高層 RC 造建築物の柱を対象として，試験体 4 体について長周期地震

動を想定した静的漸増載荷実験を行っている。試験体の諸元および実験のパラメータを

表 6-3 に示す。試験体の諸元は，断面 b×D=400×400mm，柱内法高さ H=1,000mm，

シアスパン比 M/QD=3.0，主筋 16-D19（SD490，Pg=2.87%），せん断補強筋 4-D6@40

（SD685，Pw=0.8％），コンクリート設計基準強度 Fc=60N/mm2 であり曲げ破壊先行

型の柱である。 

実験のパラメータは軸力比（軸力比 N/bDFc=0.246～0.426）および同一変位の繰り

返し回数としている。標準の載荷方法は，部材角R=1/1000は 1回とし，以降のR=1/400，

1/200，1/100，1/75，1/50，1/33，1/25，1/20[rad]を各 2 回としている。長周期地震動

の載荷方法は，部材角 R=1/1000 は 1 回とし，R=1/400 で 2 回，以降の R=1/200，1/100，

1/75，1/50，1/33，1/25，1/20[rad]を各 10 回としている。 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

C1-N C1-L C2-N C2-L

0.256 0.246 0.426 0.402

2回 10回 2回 10回

70.4 73.0 70.5 74.7コンクリート圧縮強度 σB [N/mm2]

軸力[kN]

試験体名

断面寸法b×D , 内法高さH , M/QD

主筋 , 降伏強度σy

せん断補強筋 , 降伏強度σyw

軸力比（N/bDFc)

繰り返し回数

載荷方法

400mm×400mm , H=1200mm , M/QD=1.5

主筋 16-D19（Pg=2.87%） , SD490（σy=543N/mm2）

帯筋4-D6@40（Pw=0.8%） , SD685（σyw=747N/mm2）

2880.0 4800.0

R=1/1000～1/20までの漸増増分変位制御
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表 6-4 既往の研究の最大水平耐力と軸力保持限界水平耐力（P-δ効果考慮） 

※上表の    は，正側・負側 Qγの絶対値が小さい方（採用値）を示す 

(2)既往の研究の最大水平耐力と軸力保持限界水平耐力 

出水らの文献の最大水平耐力および軸力保持限界水平耐力を表 6-4 に示す。出水らの

文献では，4 試験体すべて，正側載荷で最大水平耐力を経験しており，文献の表中に最

大水平耐力の記載がある。しかしながら，負側載荷の最大水平耐力および軸力保持限界

水平耐力の値について，記載がないため，文献の荷重‐変形関係の図中より，数値を読

み取った結果を記載した。なお，最大水平耐力および軸力保持限界水平耐力は，表 6-3

の軸力と表 6-4 の部材角より，P-δ効果を考慮した値とした。 

軸力保持限界水平耐力は文献の記載から以下の水平耐力とした。 

C1-N 試験体は所定の目標載荷である部材角 1/20 を 2 回行った後も軸力保持したと

の記載がある。しかしながら，最大水平耐力に対して，部材角 1/20 を 2 サイクル目の

水平耐力の低下は大きく，それ以降載荷を行っていないことから，部材角 1/20 を 2 サ

イクル目の正側，負側それぞれの軸力保持限界水平耐力とした。 

C1-L 試験体は部材角 1/20 の 1 サイクル目（正側）で軸力保持能力を喪失したとの記

述があり，その時点の水平耐力を正側の軸力保持限界水平耐力とし，負側の軸力保持限

界水平耐力は直前の最終繰り返しの最大部材角 1/40 の水平耐力とした。なお，正側 1

サイクル目は，目標部材角 1/20 まで載荷は行われている。 

C2-N 試験体は部材角 1/33 の 2 サイクル目（負側）で軸力保持能力を喪失したとの

記述があり，その時点の水平耐力を負側の軸力保持限界水平耐力とし，正側の軸力保持

限界水平耐力は直前の部材角 1/33 の 2 サイクル目の水平耐力とした。なお，負側 2 サ

イクル目は，目標部材角 1/33 まで載荷は行われている。 

C2-L 試験体は部材角 1/33 の 1 サイクル目（正側）で軸力保持能力を喪失したとの記

述があり，その時点の水平耐力を正側の軸力保持限界水平耐力とし，負側の軸力保持限

界水平耐力は直前の最終繰り返しの最大部材角 1/50 の水平耐力とした。なお，正側 1

サイクル目は，目標部材角 1/33 まで載荷は行われている。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

C1-N C1-L C2-N C2-L

水平荷重[kN] 1171.4 1132.4 1306.0 1260.0

部材角[％] 1.33 1.33 1.33 1.00

水平荷重[kN] -1148.4 -1088.4 -1198.0 -1218.0

部材角[％] -1.33 -1.33 -1.00 -1.00

水平荷重[kN] 564.0 454.0 705.5 585.5

部材角[％] 5.00 5.00 3.03 3.03

水平荷重[kN] -464.0 -435.2 -605.5 -606.0

部材角[％] -5.00 -4.00 -3.03 -2.00

最大水平荷重時
正側Qmax

軸力保持限界

水平耐力時 正側Qγ

最大水平荷重時
負側Qmax

軸力保持限界

水平耐力時 負側Qγ

試験体名
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表 6-5 既往の研究について算出した軸力保持限界強度比 

(3)既往の研究について算出した軸力保持限界強度比 

表 6-4 の軸力保持限界水平耐力に対して，6.3.1 節と同様に，軸力保持限界強度比の

算出結果を表 6-5 に示す。算出の結果，軸力比 0.256 の C1-N 試験体及び軸力比 0.246

の C1-L 試験体の軸力保持限界強度比は，それぞれ 0.300，0.268 である。軸力比 0.426

の C2-N 試験体及び軸力比 0.402 の C2-L 試験体の軸力保持限界強度比は，それぞれ

0.575，0.530 である。 

図 6-7 に示すように，既往の研究の試験体についても本研究の試験体と同様に，コン

クリート圧縮強度の低下により M-N 降伏曲面が縮小するとして軸力－水平荷重関係に，

軸力保持限界水平耐力をプロットすると全ての試験体は，釣り合い軸力を超える領域

（曲げ圧縮破壊領域）に位置した。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

試験体名 C1-N C1-L C2-N C2-L

軸力比 0.256 0.246 0.426 0.402

軸力保持限界強度比γc 0.300 0.268 0.575 0.530

図 6-7 M-N降伏曲面が縮小した軸力－水平荷重関係（既往の研究の試験体について） 
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ここで ：軸力比， ：軸力保持限界強度比 η cγ

寄与率（決定係数） 

(4)本研究の実験と既往の実験結果の軸力保持能力と軸力保持限界強度比の相関関係 

図 6-8 に本研究の実験と既往の実験結果の軸力比－軸力保持限界強度比関係を示す。

同図は 6.3.1 節の本研究の試験体 4 体と既往の研究の試験体 4 体の合計 8 体について，

軸力比と算定した軸力保持限界強度比の値をプロットしている。 

8 体の試験体について，最小二乗近似法による回帰分析を行った。求めた近似式を

(6.9)式に示すと共に，図 6-8 に併せて示す。 

また，近似式の適合度を示す寄与率（決定係数）R 2値を(6.10)式に示す。R 2値は，

近似式の推定値が実際のデータにどの程度近いかを表し，0 ~1.0 の範囲の値となる。   

R 2値が 1.0 の時は，近似式とデータが完全に一致（完全な相関）し，R 2値が 0 の時は，

相関なしとなる。近似式の適合度を示す寄与率 R 2値は 0.726 であり，軸力比と軸力保

持限界強度比の強い相関性があると判断できる（表 6-6）。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 6-8 本研究の実験と既往の実験結果の軸力比－軸力保持限界強度比関係 

01.079.0  cγη ・・・(6.9) 

　　値 726.02 R ・・・(6.10) 

表 6-6 寄与率Ｒ 2値と相関強さの目安[6-3] 

寄与率R 2値 相関の強さ

0 相関なし

0＜R 2値≦0.2 ほとんど相関なし

0.2＜R 2値≦0.4 弱い相関あり

0.4＜R 2値≦0.7 相関あり

0.7＜R 2値≦1.0 強い相関あり

1.0 完全な一致
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軸力比－軸力保持限界強度比関係の回帰分析による近似式 

軸力保持限界強度比－軸力比関係の推定式の提案 

(5)軸力保持限界強度比γcを軸力比ηの関数とした推定式の提案 

超高層 RC 造建築物の曲げ破壊先行型の柱を対象とし，大変形レベルまで載荷を行っ

た試験体および最大耐力近傍での多数回繰り返し載荷を行った試験体の軸力保持限界

水平耐力の検討を行った。コンクリート圧縮強度の低下により M-N 降伏曲面が縮小す

るとして，軸力保持限界水平耐力の推定式を提案する。 

図 6-9 に軸力比－軸力保持限界強度比関係と推定式を示す。同図は，図 6-8 の本研究

の実験と既往の実験結果の軸力比－軸力保持限界強度比関係に，以下を仮定の下で図中

に 2 点をプロットした。 

軸力保持限界強度比γc=0 の時は，軸力比を 0 とした。軸力保持限界強度比γc=1.0

の時は，軸力比を 1.0 とした。 

これらの8体の試験体及び上記の仮定による2点のプロット値の合計10点について，

回帰分析による近似式を求めた。ここで，軸力比と軸力保持限界強度比の関係は概ね凹

形であることから，原点を通る次数 2 の多項式による最小二乗近似法による計算を行

った。求めた近似式を(6.11)式に示す。近似式の適合度を示す寄与率（決定係数）R 2

値は 0.960 であり，強い相関性がある。この(6.11)式を軸力保持限界強度比γcについて

解き，軸力保持限界強度比γcを軸力比ηの関数とした推定式を(6.12)式として提案する。 

ただし，柱に作用する軸力は，Nmin=－agσy≦N≦Nmax=bDFc+agσy の範囲とな

るため，軸力保持限界強度比γcは，0≦η(=N/bDFc)≦1.0 とする。 

ここで提案する軸力保持限界強度比－軸力比関係の推定式は，軸力比が大きいほど，

コンクリート圧縮強度の低下が小さいところで，軸力比が小さいほど，コンクリート圧

縮強度が大きいく低下した際に，軸力保持能力が喪失する関係を示している。これは，

6.3.1 節の軸力比の大きい試験体ほど，コンクリートの軸力分担が大きいため，軸力保

持限界強度比の値が大きい（コンクリート圧縮強度の低下が小さい）うちに軸力保持能

力を喪失したと考えられることと一致している。 
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図 6-10 の軸力保持限界水平耐力の推定フローに示すように，柱に作用する軸力を設

定することによって軸力保持限界強度比γcが求まる（ステップ 1）。次に，求めたγc

より，M-N 降伏曲面が縮小した軸力－水平荷重関係を求める（ステップ 2）。これによ

り，最大水平耐力に対して水平耐力がどの程度低下した際に，軸力保持能力を喪失する

か（軸力保持限界水平耐力）を推定することができる（ステップ 3）。 

従って，柱に作用する軸力を設定ことによって，最大水平耐力に対して水平耐力がど

の程度低下した際に，軸力保持能力を喪失するか（軸力保持限界水平耐力）を推定でき

る。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 6-10 軸力保持限界水平耐力の推定フロー 
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(6)推定式による軸力保持限界水平耐力の計算例 

表 6-7，図 6-11 に，一例として BS0.3-I 試験体の軸力比を除く諸元について，軸力保

持限界水平耐力 Qγを推定式(6.5)～(6.8)，(6.12)式を用いた算定結果を示す。また，表

中には Qγを試験体諸元の最大水平耐力 Qmax にて除した水平耐力低下率を示す。 

軸力比ηは 0 から軸力比 0.2 刻みにて，1.0 までの範囲を設定した。併せて，試験体

諸元より求めた釣り合い軸力 Nb時のη=0.34 も設定した。 

はじめに，(6.12)式にて設定したηよりγcを求めた。次に，(6.5)～(6.8)式によりγc

を用いて Qγを算定した。なお，Qγは各軸力比ηにおいて，Nγb≦N≦Nγmax の範囲（縮

小した M-N 降伏曲面上は，曲げ圧縮破壊領域）となるため，結果として(6.7)式より曲

げ耐力 Mγuを算定していることとなる。 

設定した各軸力比ηに対して Qγを算定した結果，Nb以上の領域においては，ηが大

きいほどγcの値が大きくなり，Qmax と Qγとの差は小さくなる。η=1.0 時において，

Qmax と Qγは等しくなる。また，Nb時において，Qmax と Qγとの差が最大となる。

すなわち，Nb以上の領域においては，ηが大きいほど最大水平耐力に対して，水平耐

力の低下が小さいところで，Qγに達し軸力保持能力を喪失することとなる。 

Nb未満の領域においては，ηが小さくなるほど，γcの値は小さくなるものの，Qmax

が小さくなることと同様に，Qγは小さくなる。η=0.0 時において，Qmax と Qγは等

しくなる。しかしながら，γcの値を小さくするためには，コンクリートに非常に大き

な損傷を与える必要があるため，結果として，軸力保持能力は極めて大きいこととなる。 

以上のことから，実験結果のηが大きい試験体ほど，γcの値が大きく，ηが小さい

試験体ほどγcの値が小さい結果と一致している。また，ηの大きい試験体ほど，コン

クリートの軸力分担が大きいため，γcの値が大きい（コンクリート圧縮強度の低下が

小さい）ところで，軸力保持能力を喪失する考えと一致している。 
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表 6-7 提案式による軸力保持限界水平耐力の算定結果(BS0.3-I試験体) 
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図 6-11 提案式による軸力保持限界水平耐力の算定結果(BS0.3-I試験体) 
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6－4 まとめ 

 

超高層 RC 造建築物の曲げ破壊先行型の柱を対象として，大変形レベルまで載荷を行

った試験体および最大耐力近傍での多数回繰り返し載荷を行った試験体について，軸力

保持能力と軸力保持能力を喪失する際の水平耐力（軸力保持限界水平耐力）との関係に

ついて検討を行った。柱の基本的な性能である軸力保持能力の解明を試みた。以下に得

られた知見を示す。 

 

① コンクリート圧縮強度の低下により M-N 降伏曲面が縮小するとして軸力－水平荷

重関係を求めた結果，全ての試験体は釣り合い軸力を超える領域（曲げ圧縮破壊領域）

に位置し，破壊形式はコンクリートの圧壊や主筋の座屈が想定されることから，実験

結果の破壊状況と一致している。 

② 試験体数は限定的であるが，本手法により軸力保持限界強度比と実験値の軸変形

（軸縮み量）の相関性を示した。また，軸力比と軸力保持限界強度比の関係において

も有意な相関性を示している。 

③ コンクリート圧縮強度の低下により M-N 降伏曲面が縮小するとして，軸力保持限

界水平耐力の推定式を提案した。提案式は，軸力保持限界強度比を軸力比の関数とし

た推定式である。これにより，柱に作用する軸力を設定ことによって，最大水平耐力

に対して水平耐力がどの程度低下した際に，軸力保持能力を喪失するか（軸力保持限

界水平耐力）を推定できる。 

なお，本検討は限られた試験体についての提案式であり，今後，軸力保持能力に着

目した超高層 RC 造柱の多数回繰り返し載荷実験の実験結果の蓄積と共に，更なる軸

力保持能力と水平耐力との関係の究明が望まれる。 
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第 7章 結論 

 

近年，長周期地震動を受ける RC 造柱部材の多数回繰り返し載荷実験が行われている。

これらの実験では，載荷方法を微小変形から大変形に至るまでの各変形レベルにおいて，

同一変形の多数回の繰り返し載荷を行うことで長周期地震動の影響を検討している。実

験結果として，最大水平耐力に達するまでの変形レベルでは，同一変形の繰り返し回数

による影響は小さく，最大水平耐力以降の変形レベルでは，同一変形の繰り返し回数に

より水平耐力が低下することが報告されている。しかしながら，超高層 RC 造の柱を対

象とした多数回繰り返し載荷による軸力保持能力に関する研究例は殆どなく，柱の基本

的な性能である軸力保持能力と軸力保持能力を喪失する際の水平耐力についての検討

は行われていない。また，これらの実験の載荷方法は，いずれも静的載荷であり地震動

を受ける部材挙動と同様な動的載荷によって実施された例はない。 

一方，軸力比 η=0.30 程度(η=N/bDFc)が作用した状態での曲げ破壊先行型柱の軸力

保持能力は，塑性変形能力が大きいことから，最大水平耐力時の部材角を大きく上回る

部材角にて，軸力保持能力が喪失することが知られている。また，前述の通り最大水平

耐力近傍の部材角での繰り返しにより，水平耐力の低下は確認されているが，軸力保持

能力を喪失するまで繰り返し実験を行った例はない。 

以上のことを踏まえ，本研究では，載荷履歴が異なる下記の 2 つのシリーズの実験を

静的および動的載荷を一対として実験を行い，載荷履歴と載荷速度の違いが部材挙動に

及ぼす影響と軸力保持能力を喪失する際の挙動について確認した。 

シリーズⅠの実験：最下層の中柱及び隅柱が長周期地震動により挙動している状態を

想定し，軸力保持能力を喪失する大変形レベルまで同一部材角の繰り返しを 10 回（10

サイクル）とする漸増多数回繰り返し載荷実験 

シリーズⅡの実験：最下層の中柱（軸力比 η=0.30）を対象に，損傷限界レベルの部

材角(R=1/200)と最大水平耐力近傍の部材角(R=1/75)を一対（１セット，20 サイクル）

として，軸力保持能力を喪失するまで多数回繰り返し載荷した実験 

 

 以下，第 3 章から第 6 章までの結論を各々まとめて述べる。 

 

第 3 章「超高層 RC 造建築物の構造特性の分析とプロトタイプの時刻歴応答解析」で

は，超高層 RC 造建築物の評定建物 245 件を対象として構造諸元の分析を行った。分析

の結果，最も件数の多い軒高 90～100m の建物に着目して，プロトタイプを設定した。

プロトタイプについて時刻歴応答解析を行った。得られた主な知見を示す。 

【構造諸元の分析】 

① 高層 RC 造建築物の主な用途は共同住宅が全体の 95％を占めている。これは，防

音性・遮音性の観点から，共同住宅は構造種別として RC 造を採用するケースが多い

と推測される。 

② 軒高 90～100m の建物が最も多く全体の 24%である。基準階の階高は 3.0～3.5m
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の範囲が最も多く全体の 77％を占めている。柱スパンは X,Y 方向共に 6.0～7.0m の

範囲が最も多い。その各構造諸元の平均値は，基準階高さは 3.25m，スパン長さは

6.6m となる。また，1 次固有周期は概ね 2.0 秒である。 

③ 軒高 90～100m の範囲では，コンクリート強度，主筋とせん断補強筋の強度及び

使用鉄筋径の各建物に用いられている最大値は，コンクリート強度で 60N/mm2，主

筋で D41(SD490)，せん断補強筋で D16(SD785)である。建物の高層化に伴いコンク

リートおよび鉄筋（主筋，せん断補強筋）の高強度化と共に，主筋径の太径化が見ら

れた。 

【プロトタイプの時刻歴応答解析結果】 

④ 現行の設計用地震動の観測波と告示波では，層間変形角 1/100 程度の応答は，1～2

回に対して，長周期地震動の三の丸波では長周期成分の波形を多く含むため，層間変

形角 1/100 を超える応答は 10 回程度見られた。 

⑤ 時刻歴応答解析による建物の応答吸収エネルギーを内部粘性減衰によるエネルギ

ー吸収量と架構の歪エネルギー吸収量とに分けて検討した結果，架構の歪エネルギー

吸収量（損傷エネルギー吸収量）は，三の丸波を観測波および告示波と比較すると

4.5～12.7 倍であり，架構の損傷が非常に大きくなることが危惧される。 

なお，実験における長周期地震動の繰り返し回数は，上記④，⑤の結果及び既往の

研究を参考として，観測波と告示波による同一変位の繰り返し回数を 1～2 回と想定

し，長周期地震動の繰り返し回数は 10 回と設定した。 

 

第 4 章「静的･動的載荷を一対とした多数回繰り返し載荷実験」では，シリーズⅠの

R=1/10 までの漸増増分変位制御による多数回繰り返し実験（軸力比η=0.3 及び 0.6 の

静的・動的実験）及びシリーズⅡの損傷限界レベルの R=1/200 と最大水平耐力近傍の

R=1/75 を一対とした多数回繰り返し載荷実験（軸力比η=0.3 の静的・動的実験）を行

った。得られた主な知見を示す。 

① 同一諸元の試験体では，既往の研究と同様に，静的試験体より動的試験体の方が最

大水平耐力は大きい。 

② 全ての試験体において軸力保持能力喪失を確認した。 

③ 全ての試験体において，最大水平耐力経験後の繰り返し載荷では，既往の研究と同

様に，水平耐力の低下が大きい。ただし，シリーズⅡの BS0.3-R 及び BD0.3-R 試験

体は，最大水平耐力経験後の R=1/200 での繰り返し載荷では耐力低下がほとんど見

られないのに対し，R=1/75 では，徐々に耐力が低下した。 

  また，主筋の軸歪は，全試験体共に最大水平耐力経験後の繰り返し載荷において圧

縮歪の増加が顕著である。これは，最大水平耐力時以降の繰り返し載荷においてコン

クリートの損傷が進行し，それに伴い軸力抵抗要素として主筋の圧縮歪が増大したと

考えられる。 

④ シリーズⅡの同一諸元の静的載荷実験の BS0.3-R 試験体は，動的載荷実験の

BD0.3-R 試験体と比較して，1 セット目から軸力保持限界水平耐力時まで，それぞれ
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の破壊状況において，静的載荷実験の BS0.3-R 試験体の方がコンクリートの損傷が

大きい。 

  しかしながら，試験体中央部から柱脚部までの計測した 5 区間の回転角は，両試験

体において同等であった。これは，動的載荷試験体の曲げひび割れ本数は静的載荷試

験体より少ないが，ひび割れ幅が大きくなる傾向であったため，本実験結果では区間

回転角の差がない結果となったと考えられる。 

⑤ 等価粘性減衰定数は，同一諸元の試験体では，静的・動的試験体共に同等であり，

載荷方法の違いによる差異は殆どない。 

 

第 5 章「ひずみ速度が最大水平耐力に及ぼす影響に関する検討」では，既往の動的載

荷実験の研究と同様に，ひずみ速度の影響を受けて材料強度の上昇により最大水平耐力

が上昇するとして，実験結果より得られた鉄筋のひずみ速度と材料強度推定式にて最大

水平耐力の検討を行った。得られた知見を示す。 

① 静的載荷試験体に対しては材料試験結果の強度を，動的載荷試験体に対してはひず

み速度による材料上昇を考慮した動的材料強度を用いて，塑性理論により曲げ耐力か

ら求めた最大水平耐力は，実験値と概ね一致している。従って，本研究においても材

料強度推定式の適合性を確認できた。 

② 動的載荷実験より得られたひずみ速度について，相似則により実建物（プロトタイ

プ）のひずみ速度に換算した結果，実建物とした場合においても，ひずみ速度による

動的材料強度上昇が起こることを確認できた。 

1) 動的載荷実験の試験体の主筋の動的降伏強度上昇率 12.7~14.8%に対して，相似

則により実建物のひずみ速度に換算した結果，主筋の動的降伏強度上昇率は 10.9

～13.0%である。 

2) 動的載荷実験の試験体のコンクリートの動的材料強度上昇率 24.1~28.9%に対し

て，相似則により実建物のひずみ速度に換算した結果，コンクリートの動的材料強

度上昇率は 21.2～26.0%である。 

3) また，実建物のひずみ速度は静的実験のひずみ速度に対して，鉄筋で 149～391

倍，コンクリートで 79～312 倍となっており，実建物においてもひずみ速度によ

る材料強度に与える影響が大きい。 

 

第 6 章「軸力保持能力と軸力保持能力を喪失する際の水平耐力に関する検討」では，

超高層 RC 造建築物の曲げ破壊先行型の柱を対象として，大変形レベルまで載荷を行っ

た試験体および最大耐力近傍での多数回繰り返し載荷を行った試験体について，軸力保

持能力と軸力保持能力を喪失する際の水平耐力（軸力保持限界水平耐力）との関係につ

いて検討を行った。柱の基本的な性能である軸力保持能力の解明を試みた。以下に得ら

れた知見を示す。 

① コンクリート圧縮強度の低下により M-N 降伏曲面が縮小するとして軸力－水平荷

重関係を求めた結果，全ての試験体は釣り合い軸力を超える領域（曲げ圧縮破壊領域）
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に位置し，破壊形式はコンクリートの圧壊や主筋の座屈が想定されることから，実験

結果の破壊状況と一致している。 

② 試験体数は限定的であるが，本手法によりコンクリート圧縮強度の損傷を表す軸力

保持限界強度比と実験値の軸変形（軸縮み量）の相関性を示した。また，軸力比と軸

力保持限界強度比の関係においても有意な相関性を示している。 

③ コンクリート圧縮強度の低下により M-N 降伏曲面が縮小するとして，軸力保持限

界水平耐力の推定式を提案した。提案式は，軸力保持限界強度比を軸力比の関数とし

た推定式である。これにより，柱に作用する軸力を設定ことによって，最大水平耐力

に対して水平耐力がどの程度低下した際に，軸力保持能力を喪失するか（軸力保持限

界水平耐力）を推定できる。 

 

 以上，本論文は超高層 RC 造建築物の最下層柱を対象として，長周期地震動による柱

挙動を模擬した動的実験により載荷速度の影響および，大変形レベルまでの漸増多数回

繰り返し載荷実験と最大耐力近傍の変形レベルまでの多数回繰り返し載荷実験により

載荷履歴の違いによる柱の挙動を明らかとした。また，軸力保持能力を喪失する際の水

平耐力について推定式を提案した。本研究の成果は，上述のような多くの知見を加える

ことができた。 

なお，本検討は限られた試験体についての提案式であり，今後，軸力保持能力に着目

した超高層 RC 造柱の多数回繰り返し載荷実験の実験結果の蓄積と共に，更なる軸力保

持能力と水平耐力との関係の究明が望まれる。 
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