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  要旨：12層鉄筋コンクリート造ピロティ建築物を対象としたサブストラクチャー仮動的実

験を行い，その層崩壊メカニズムを検討した。特に，大きな変動軸力およびせん断力が作

用し，地震エネルギーが集中する１層柱の構造性能が建築物の応答変形ならびに崩壊メカ

ニズムに及ぼす影響等を明らかにした。 

  キ-ワ-ド：ピロティ建築物,サブストラクチャー仮動的実験,崩壊メカニズム,地震応答 

 

1. はじめに 

ピロティ建築物は，１階を駐車場や店舗等の

多目的スペースに活用できる利点を有しており，

特に大都市圏における人口密度の高い地域に適

した構造形式である。しかし，１層部分が独立

柱で構成されているため耐震壁で構成されてい

る上部層と比べて耐力･剛性が極端に低い場合

が多い。そのため，1995年1月の兵庫県南部地震

の際にはこの種の建築物の数多くが１層の層崩

壊によって大きな被害を受けた。それらの中に

は当時の耐震基準（いわゆる新耐震設計法）に

よって設計されたものも少なからず含まれてい

たため，建設省（現国土交通省）は関連告示（第

1997号）を改正するとともに，構造計算におけ

る技術慣行「ピロティ形式の建築物に対する耐

震設計上の留意点」を示した1)。また，この地震

を契機として，ピロティ建築物の耐震性能に関

する研究も数多く発表されるに至っている2-5)。 

筆者らもピロティ建築物の地震時崩壊メカニ

ズムの解明を目的として梁間方向１スパンで構

成される６層鉄筋コンクリート（RC）造ピロテ

ィ建築物のサブストクチャー仮動的実験を実施

し，ピロティ柱の軸力変動に伴う負担せん断力

と破壊性状の関係等を明らかにした4）。 

本論では，地震時に柱がさらに大きな変動軸

力を受ける高層ピロティ建築物の崩壊メカニズ

ムの把握を目的として実施した12層RC造ピロテ

ィ建築物に対するサブストラクチャー仮動的実

験の概要を示すと共に，柱の変動軸力がその崩

壊メカニズムや変形モード等に与える影響を検

討する。 

 

2. サブストラクチャー仮動的実験 

2.1 試験体    

試験体は，1995年12月の告示改正以前の耐震

基準に基づいて設計された12層RC造ピロティ建

築物における梁間方向１構面の下層２層部分を

想定したものであり，実大の約1/2.5に縮小した

ものである。図-1にプロタイプ建築物の平面お

よび立面を示す。試験体は１体であり、１層部

分が独立柱のみで，２層が耐震壁で構成され，

上部と下部に定着スタブを有する。柱スパンは

4,000mmであり，１層柱の内法高さは1,400mmで

ある。柱断面は１層および２層共に400mm×

400mmであり，１層柱の中央部には軸力および

せん断力を測定するためのロードセルが設置さ

れている。なお、ロードセルの測定容量は軸力

およびせん断力に対してそれぞれ2940kNおよび

1960kNである。また、ロードセルは図-2に示す

ように厚さ30mmの鉄板を介してRC柱部分に接

合してあり、RC柱はせん断破壊を防止するため

にロードセルの上下230mmの範囲で帯筋を囲型
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に配筋している。２層梁断面は250mm×400mm

および２層壁厚は100mmである。図-3に試験体

の形状および配筋状況を，表-1に配筋状況，表

-2にコンクリートおよび鉄筋の力学特性をそれ

ぞれ示す。 

2.2 載荷方法および載荷装置 

実験は，前回の６層RC造ピロティ建築物のサ

ブストラクチャー仮動的実験と同様にサブスト

ラクチャー仮動的実験法6)によって行った。すな

わち，各載荷ステップにおいて上部10層の地震

時挙動を計算し，同時に下部２層の部分的な加

力実験を行うことにより，建築物全体（本実験

では12層建築物）の地震応答を仮動的に再現す

るものである。 

実験における上部10層の計算部分を適切にモ

デル化するために，実験に先立って，12層骨組

全体をMulti-spring Model7)によってモデル化し

た詳細な予備解析を行った。解析結果より，上

部10層の耐震壁部分が曲げ・せん断ひび割れ強

度に達しなかったことが確認されたため，仮動

的実験時の上部10層の応答計算では，耐震壁を

等価弾性柱に置換したフレームとしてモデル化

した。モデル化に際して，上部10層は質量を各

階床位置に，試験体部分に関しては質量を試験

体頂部に集中させた。解析部分の自由度に関し

ては，部材には水平と鉛直の自由度を，柱梁接

合部には回転自由度をそれぞれ与えた。また，

予備解析に基づいて粘性減衰を１次固有周期に

対し３％の初期剛性比例型とした｡応答解析の
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図-3 試験体の形状及び配筋（単位：mm） 

 

  表-1 配筋の詳細 
 階 高さ(mm) B×D(mm) 主筋 帯筋 

2 1400 400×400 16-D13 D6@50 柱 
1 1800 〃 〃 〃 

梁  400×250 12-D13 D6@80 
壁 壁厚(mm) 100 D10@80 

 

  表-2 使用材料特性 
コンクリート 

圧縮強度(N/mm2) 圧縮強度時歪(%) 初期剛性(N/mm2) 
29.84 0.198 2.503×104 

鉄筋 (単位：N/mm2) 
鉄筋種 降伏強度 引張強度 用途 
D6 277.42 409.68 せん断補強筋 
D10 343.66 368.08 壁筋 
D13 373.03 460.31 主筋 

 

    試験体部分

2,950

2,900

43,200
7,200 7,200

10,800

2,900

2,900
2,900
2,900

2,950

2,950
2,950

2,950
2,950

4,250

 
図-1 プロタイプ建築物概要（単位：mm） 
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図-2 ロードセル 
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積分法についてはOperator-Splitting（OS）法を用

い，積分刻みを0.01秒とした。なお、解析建築物

の１次固有周期およびベースシア係数はそれぞ

れ0.31秒および0.33であった。 

実験に用いた地震波は，El Centro NS波を10 

cm/sec，25 cm/secおよび50 cm/secに基準化した３

波（以下，Elc-10，Elc-25およびElc-50と略記）

およびJMA-Kobe NSの原波（以下，JMAと略記）

の計４波であり、表-3に示すように最大加速度

が小さいものから順に入力した。Elc波および

JMA波ともに図-4に示すように７秒間の入力時

間を用意したが，各入力波に対して試験体が最

大応答変形を経験したと判断した時点で実験を

終了した（表-3参照）。 

加力装置を図-5に示す。加力は２台の980kNア

クチュエータにより水平力（地震力）を試験体

頂部の中心位置（１層柱脚からの高さ：3，200 

mm）に与え，２台の2940kNアクチュエータによ

り試験体頂部から各柱に軸力（初期軸力：各

892kN）を作用させた。各載荷ステップにおいて，

地震応答解析によって計算された３階床（試験

体頂部）位置での各柱の軸力変動値と目標水平

変位値を満たすように加力を行った。 

    

3. 実験結果 

3.1 破壊経過 

JMA入力時の最終ひび割れ発生状況を写真-1

に示す。 

Elc-10入力において，１層の層間変位角（R1）

が1/487（1.74秒）のときに西側の柱とスタブの

際に，R1=1/617（4.7秒）のときに，東側１層柱

脚にひび割れが発生した。 
Elc-25入力において，R1=1/470（1.2秒）の時，

東側柱脚部に圧縮ひび割れおよび西側柱頭部と

柱脚部に曲げひび割れが発生した。R1=1/387～
1/183（1.4～1.5 秒）で東側柱頭部に曲げひび割
れが発生し，梁の東側に曲げひび割れおよび耐

震壁にせん断ひび割れが発生した。さらに，

R1=1/248～1/118（1.7～1.8秒）で梁の西側に曲げ
ひび割れおよび耐震壁に若干，曲げひび割れが

発生し，西側柱脚部にせん断ひび割れおよび東

側柱脚部に圧縮ひび割れが発生した。その後，

R1=1/213（4.8秒）で東側柱部に曲げひび割れが
発生し，R1=1/196（5.2秒）で西側柱頭部に曲げ
ひび割れが発生した。 
 Elc-50 入力では，R1=1/125（1.4 秒）で，西側
柱脚部において圧縮ひび割れが顕著となり，東

側柱頭部にも曲げひび割れが発生した。また，

Elc-25 入力時に生じた耐震壁のせん断ひび割れ
も伸展した。R1=1/75（1.5秒）で梁の東側に曲げ
ひび割れが発生し，西側の梁下および柱頭部が

圧壊した。R1=1/113～1/74（1.8～1.9 秒）で耐震
壁に多数のせん断ひび割れが発生し，梁の東側

では曲げひび割れが発生し，西側の梁下および

表-3 入力プログラム 
入力順番 入力波 入力時間(sec) 

1 Elc-10 6.28 
2 Elc-25 6.56 
3 Elc-50 6.72 
4 JMA 6.04  

76543210
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図-4 入力地震波 
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図-5 加力装置 (単位：mm) 

-1089-



柱頭部の圧壊がさらに伸展したほか，東側でも

柱頭部および柱脚部で圧壊が生じた。R1=1/64
（2.4秒）で，西側スラブに曲げひび割れ，東側
柱頭部に曲げひび割れが発生し，R1=1/100（5.4
秒）で，東側柱頭部と耐震壁にそれぞれひび割

れが発生した。 
 JMA 入力において，R1=1/38（1.1 秒）で，耐

震壁にせん断ひび割れが発生したほか，梁の東

側に曲げひび割れ，西側柱頭部と柱脚部に圧縮

ひび割れが発生した。R1=1/58（1.5秒）で耐震壁
の西側でせん断ひび割れ，東側柱頭部に圧縮ひ

び割れが発生したほか，西側の 2 階柱に引張軸
力に起因するひび割れが数本発生した。またこ

の時，特に西側の梁下および柱頭部では，カバ

ーコンクリートの剥落が認められた。そして，

R1=1/32(1.7秒)で，耐震壁にせん断ひび割れが発
生した。R1=1/35（2.1秒）で東側の 2階柱に引張
ひび割れが発生したほか，西側柱頭部および壁

東側のひび割れの伸展が見られた。 
試験体の最終崩壊形は，1層の柱の上下端が曲

げ降伏に至る層崩壊型であった。 

3.2 荷重変形関係 
試験体における 1層部分の荷重-変形関係を各

地震波ごとに図-6に示す。それぞれの荷重-変形

関係は，縦軸は３階床レベルに取り付けた水平

ジャッキによる作用せん断力を，横軸は 2 階床

レベルでの相対水平変位を表す。 

 Elc-10 入力では，剛性低下はほとんど認めら

れず，ほぼ弾性範囲で挙動していたことが分か

る。この入力での 1 層の最大変形は 2.88mm

（R1=1/486）であり，最大せん断力は 345.6kNで

あった。また，東および西方向載荷時の最大変

形に対応する残留変形は，それぞれ-0.31mmおよ

び+0.42mmであった。 

Elc-25入力では，Elc-10入力時と比べて履歴面

積が大きくなり，西方向載荷時において

R1=1/156（532.1kN）で東側 1層柱が引張軸力に

起因する曲げ降伏に至った。また，1層の最大変
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写真-1 最終破壊状況 
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図-6 荷重変形関係(1 層部分) 
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形は 11.79mm（R1=1/119）および最大せん断力は

602.6kN であり，最大残留変形は-2.2mm および

+1.72mmであった。 

 Elc-50 入力では，東方向載荷でも R1=1/155

（514.6kN）で西側 1層柱の柱脚が引張軸力に起

因する曲げ降伏に至り，層崩壊メカニズムが形

成された。また，1 層の最大変形は 22.26mm

（R1=1/63）で，最大せん断力は 633.9kNとなっ

た。また，最大残留変形は -2.90mm および

+5.82mmであった。 

 最後に，JMAにおける履歴曲線を見てみると，

層崩壊メカニズム形成後の耐力低下はほとんど

認められない。これは、圧縮側柱の靭性が比較

的大きかったことに起因するものと考えられる。

なお、1 層の最大変形および最大せん断力は

48.15mm（R1=1/29）および 627.8kN であり，最

大残留変形は-13.91mmおよび+20.9mmであった。 

3.3 各層の外力および変形 
図-7はElc-50入力時に１層ピロティ柱に作用

した軸力およびせん断力と層間変形の相互関係

を示したものである。同図(a)および(d)は軸力と

せん断力の相関曲線を、(b)および(e)は軸力－層

間変形関係を、および(c)および(f)はせん断力－

層間変形関係をそれぞれ示している。なお、同

図(a)～(c)および(d)～(f)はそれぞれ東側柱および

西側柱に対するものであり、軸力およびせん断

力は柱中央部に取り付けたロードセルから測定

されたものである。 

軸力－層間変形関係より、層間変形の増加に

伴い東側柱および西側柱共に作用軸力が-700～
2500kN（圧縮軸力を正とし、軸力比 ( )cFDbN ⋅⋅ で

-0.15～0.52。なお、引張側は ( )ygpN σ⋅ で-0.92に

相当）程度の範囲で変動していることが認めら

れる。また、軸力変動の増加率は、大変形を経

験した後において初期の小振幅領域（±10mm程

度）に比べてかなり低下していることがわかる。

さらに、大変形を経験した際には、その最大変

形の直前で圧縮側の柱では軸力増加から減少に、

引張側の柱では軸力減少から増加にそれぞれ転

じていることが特徴として挙げられる（図中(b)

および(e)における○印間：Step73～77および

Step90～94）。なお、１層の引張側柱における軸

方向変形はStep77および94でそれぞれ4.70mmお

よび4.97mmであった。 

一方、せん断力－層間変形関係あるいは軸力

－せん断力相関関係に着目すると、軸力増加率
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図-7 ピロティ柱の軸力－せん断力－層間変形の相関関係 
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が反転する点（Step73および90）を境に、作用せ

ん断力が圧縮側柱では増加から減少に、引張側

柱では減少から増加にそれぞれ転じていること

が認められる。また、軸力－せん断力相関関係

より、引張側柱は軸力反転点（Step73あるいは90）

の直前もしくはその点で降伏耐力に達し、降伏

した状態で最大応答変形点（Step77あるいは94）

に移動しているものと推察される。 

図-8は、サブストラクチャー仮動的実験にお

ける上部10層部分の計算結果から得られた

Step73～77およびStep90～94における各層の外

力分布と変形分布を示したものである。変形モ

ードに関しては、荷重ステップの増加に伴う上

部10層の変形分布の変化はほとんど認められず、

変形が下部２層（実際は最下層）に集中してい

ることが示される。また、外力分布に関しては

著しい変化が認められ、軸力反転点から最大応

答変形点に至るまで、分布形はトップへビー型

から等分布型に変化している。 

以上の結果を総合すると、高層ピロティ建築

物の場合、最大応答時付近における引張側柱の

降伏が応答性状、特に、変動軸力の反転に伴う

外力分布の変化やそれに伴うピロティ層への変

形集中に大きく影響を与えるものと考えられる。 

    4. まとめ 
地震時に柱が大きな変動軸力を受ける高層ピ

ロティ建築物の崩壊メカニズムの把握を目的と

して、12層RC造ピロティ建築物に対するサブス

トラクチャー仮動的実験を実施した。 

12層ピロティ建築物では、６層の場合と同様

に入力地震波レベルが大きくなるに従って、最

下層における変形集中が顕著となったが、変動

軸力レベルが ( )cFDbN ⋅⋅ で-0.15～0.52（引張側は
( )ygpN σ⋅ で-0.92）程度と極めて大きいにも関わ

らず、圧縮側柱の靭性が大きかったため、JMA

原波入力に対しても最大応答時における耐力低

下は認められなかった。 

また、ピロティ柱における軸力、せん断力お

よび層間変形の相関関係より、最大応答時付近

における引張側柱の降伏が高層ピロティ建築物

の応答性状、特に、外力分布の変化やそれに伴

うピロティ層への変形集中に大きく影響を与え

ることが明らかとなった。 

今後、引張側柱の降伏がピロティ層の崩壊メ

カニズムに及ぼす影響について詳細に検討して

いく予定である。 
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