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要旨：地震時に軸力の変動が大きく現れる１階側柱を対象とした２スパン８層の鉄筋コン

クリート造建物のサブストラクチャ擬似動的実験を行った。試験体はせん断補強筋量が十

分なものと少ないものの２体を作成した。試験体部分の制御は２軸３自由度で行い，軸力

変動のメカニズム形成への影響等について検討を行った。通常，軸力の変動を考慮した実

験を行う場合，水平変形または水平力に応じて軸力を変動させる方法が用いられる。実験

結果を基に検討を行った結果，地震時に柱に発生する軸力変動は，従来の実験で仮定され

ていたものとは異なること，変動軸力により柱の性状が大きく異なること等が分かった。 
キーワード：サブストラクチャ擬似動的実験, 鉄筋コンクリート，変動軸力 

 
1.はじめに 

 地震時，柱には水平力とそれによって作用

する転倒モーメントにより曲げモーメントと

軸力が同時に作用する。特に，外周に位置す

る柱は，大きく変動する軸方向力を受けなが

ら水平方向力を負担するため，建物中央より

に位置する軸力変動の小さい柱と比べ，より

複雑な挙動を示し，軸力の増大等により大き

な損傷を生じる可能性がある。通常，軸力の

変動を考慮した実験を行う場合，水平変形あ

るいは水平荷重に応じて軸力を変動させる方

法が用いられる。しかし，多層建物の地震時

の応答はより複雑な性状を示すことが考えら

れることから，実応答時の軸力変動を踏まえ

た部材実験を行う必要があると思われる。本

研究では，８階建ＲＣ造建物の１階側柱を試

験体，その他のフレームを計算モデルで表し

たサブストラクチャ擬似動的実験を行い，軸

力変動を考慮した試験体側柱の応答状況につ

いて検討を行った。 

2.実験概要 

2.1 建物および試験体概要 

今回仮定した建物モデルの概要を図－１に示す。

スパン長は5,000mm，階高は3,600mmとした。試

験体として加力実験を行ったのは，図中Ａに示す

部分である。試験体の概要を表－１および図－２

に示す。断面は400×400mm，高さは1,000mmで

あり，使用材料の実強度は，主筋は 370MPa，せ

ん断補強筋は310MPa，コンクリートは24MPaで

ある。試験体の種類は，せん断補強筋量が初期軸

力時の曲げ／せん断耐力比で1.1となるもの[タイ

プA]と，補強筋量を半分に減らしたもの（同0.9）

[タイプB]の２タイプである。 

建物の降伏機構については梁降伏型を仮定した。

梁の曲げ降伏強度については梁が全て曲げ降伏し

た際に，側柱にかかる軸力が軸力比で -0.20 ～ 

0.45となる強度を逆算し設定した。柱断面につい

ては試験体と同様400×400mmとし，柱モデルの

弾性剛性については試験体の剛性と同程度とした。

また梁降伏を先行させるため，梁の弾性剛性につ
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                   図－１ 建物概観 
 

表－１ 試験体諸元 
 寸法  

(mm) 
主筋  せん断補強筋 
（鉄筋比, pw） 

タイプA 4-D10@100 
  (0.7%) 

タイプB 

400×400 10-D16   

2-D10@100 
(0.35%) 
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図－２ 試験体概要 
 

いても通常よりも大きな剛性を与えた。そのため，

結果的に建物全体の降伏時耐力は通常の建物より

も低くなっている。 

 

2.2 実験手法 

サブストラクチャ擬似動的実験を行う際，数値

積分法として，中島らのオペレータ・スプリッテ

ィング法（OS法）1)を用いた。この手法は，系の

剛性を陽的積分法の部分と陰的積分法の部分に分

割して積分を行うという混合積分法であり，具体

的には部材の剛性を，履歴に独立で無条件安定な

線形剛性と履歴に依存する非線形な剛性に分離し，

線形部分については無条件安定なNewmark法を，

非線形部分については条件付安定な予測子－修正

子法を用いて積分する方法である。 

解析部分の柱・梁部材は線材で表し，梁につい

ては材端曲げバネモデル，柱については軸力の変

動による曲げ降伏耐力の変化を考慮するため，

Multi Springモデル 2)（以下MSモデル）を用いた。

MS モデルのバネの配置は，鉄筋の配筋状況を考

慮し図－３に示す５カ所（コンクリートバネ５，

鉄筋バネ４）とし，コンクリート・鉄筋バネの応

力－変形関係はそれぞれ図－４(a)，(b)に示すモ

デルとした。梁部材の材端曲げバネのモーメント

－回転角関係については，Tri-linearモデルを用い

た。 

次に試験体部分の載荷装置の概略を図－５に示

す。試験体頂部において水平（１方向）・鉛直・回

転の３自由度の変形・荷重を制御するため，計４

コンクリート＋鉄筋バネ

コンクリートバネ

 
図－３ ＭＳモデル 
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図－４ ＭＳバネの応力－変形関係 
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台の複動型油圧ジャッキを設置した。図－６に制

御の概略を示す。図中のジャッキAで水平，Cで

鉛直，B及びDで回転の制御を行っており，実験

の際は，まず次ステップの目標予測子変位を計算

し，次に複動型オイルジャッキでその目標変位ま

で試験体を変形させ，その時ロードセルにおいて

計測された復元力を用いて次のステップへ進むと

いう手順を取る。各ジャッキそれぞれ荷重もしく

は変形による制御を行うことが可能であり，本実

験ではジャッキ Aおよび Bが変位，Cおよび D

が荷重による制御を行っている。以下に各ジャッ

キの目標値を示す。 

 

 
表－２ 入力レベル 

 RUN1  RUN2 

最大加速度 200gal 400gal 

目標レベル 弾塑性域 塑性域 

 

etTuADisp arg)( =   (1) 

2
)( arg

LvBDisp etT ⋅+= θ   (2) 

)()( BLoadDLoad −=   (3) 

etTNCLoad arg)( =        (4) 
 

 ここで Disp(A)，(B)はジャッキ A，Bが目標

とする変位，Load(C)，(D)はジャッキ C，D が目

標とする荷重であり，ｖは軸方向変位，ｕTarget，

θTarget，NTargetはそれぞれ次ステップの目標水平変
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図－５ 試験装置概要  

 

A

B DC

d

L

H

θ
δ1

δ2

 
図－６ ジャッキ及び測定点の配置状況 
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位，回転角，軸力を表す。Ｌは図－６に示すよう

に回転角を計測するための鉛直変位間の距離を表

しており，今回の実験ではL=1mとした。なお鉛

直方向の制御については，剛性が大きく変形での

制御が困難であったため，初めに仮定した初期剛

性に基づいて軸力を算定し，その荷重により制御

を行った。 

サブストラクチャ実験を行う場合，目標値と実

際の値との誤差，いわゆるアンダーシュートやオ

ーバーシュートが問題となるが，今回の実験のよ

うに，３自由度それぞれが影響を及ぼす場合，全

ての自由度が目標へ到達するよう制御を行うのは

非常に困難である。本研究では目標値と実際値を

直線補完することにより，こういった問題の影響

を少なくした。さらにコンピュータ内の解析部分

については，より精度良く解を求めることができ

るよう時間刻みを10分割して積分計算を行った。 

入力地震波については，El Centro NSの主要動部

分である0秒～10秒とし，表－２に示す２段階に

分けて実験を行った。 

 

3.実験結果 

表－３に試験体部の各 RUN 毎の最大変形およ

び最大・最小軸力を，図－８に水平荷重－変位関

係，図－９に時刻歴応答を示す。なおRUN2の試

験途中，タイプAは頂部回転角が制御レンジをオ

ーバーしたことにより，タイプBは柱がせん断破

壊したことにより，２体ともに試験を続行するこ

とが不可能となったため，その時点で試験を終了

した。そのためRUN2の最大値についてはいずれ

も試験中断までの値を示している。 

試験体の損傷状況を見ると，タイプA，Bとも

にRUN1において正側(軸力増加側)で曲げひび割

れ及びせん断ひび割れ，負側(軸力減少側)で曲げ

ひび割れが進展し，曲げ降伏した。RUN2では，

タイプ A は正方向の最大水平変形の更新に伴い

柱脚部の曲げひび割れが多少進展した程度であ

ったが，タイプBはRUN1で生じたせん断ひび割

れ幅が増大し，せん断破壊を生じた。実験終了時

のひび割れ状況を図－10に示す。 

図－８および図－９から明らかなように，タイ

プＡ，Ｂによる応答値の違いは殆ど見られながっ

たが，これは両試験体ともに寸法や使用材料，主

筋量が同一であったため，RUN1における曲げ降

伏状況に差が生じなかったためである。せん断補

強筋量の差は，RUN2における最終的な破壊状況

として現れたものの，靱性能の大きいタイプAに

ついても途中で試験を終了せざるを得なかった

ため，今回の実験では大きな違いとして捕らえる

ことが出来なかった。これは今後の検討課題であ

る。 

軸力の変動状況を見ると，RUN1，RUN2 いず

れも圧縮側では初期軸力の倍程度，引張側では軸

力がマイナスになるまで変動したものの，RUN2

の途中で実験が終了したため，５層目の梁までし

か降伏せず，想定した軸力には達しなかった。変

動幅は RUN1 の場合で軸力比－0.07kN～0.28kN

となった。 

表－３ 試験体頂部の最大応答値 

タイプA タイプB 
 

RUN1 RUN2 RUN1 RUN2 

495 519 503. 502 水平荷重 
(kN) -231 -198 -213 -213 

10.3 [8.1×10-3] 17.5 [1.4×10-2] 9.8 [7.7×10-3] 7.4 [5.8×10-3] 水平変位(mm) 
[部材角(rad)] -7.3 [5.7×10-3] -7.5 [5.7×10-3] -6.7 [5.3×10-3] -7.6 [6.0×10-3] 

1108 [0.28] 1167 [0.30] 1046 [0.27] 1145 [0.30] 軸力(kN) 
[軸力比] -265 [-0.07] -173 [-0.05] -260 [-0.07] -168 [-0.04] 
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(a) タイプA  (b) タイプB 

図－10 実験終了時の損傷状況 

 
図－８の水平荷重－変形関係を見ると，

RUN1の場合，タイプA，Bいずれも特徴的な履

歴曲線となっており，軸力が増加する正側と軸力

が減少する負側で降伏耐力が大きく異なる結果と

なった。また，正側，負側ともに応答変形のピー

クと荷重のピークが一致しておらず，特に負側の

最大応答変形時では，変形が戻る際に荷重が再び

増加するなど，特徴的な傾向が見られた。正負両

側のピーク近傍における挙動について詳細に見る

ため，タイプBのRUN1実験時の軸力と水平方向

挙動の関係を図－11に示す。通常両者の関係は図

中の破線で示すように，水平変形や水平荷重に比

例して軸力を増減し，梁降伏等による最大値で一

定となると想定される。軸力変動の影響を考慮し

た実験を行う際はそのような仮定の下に行われる

場合が多いが，今回の実験では架構全体の損傷が

進むに従い破線とは異なる性状，すなわち従来の

実験で仮定されているものとは異なる性状を示し

た。 

例えば図中(c)の軸力－水平変形関係を見ると，

軸力が増加する正側では軸力のピークと水平応答

変形のピークが一致しておらず，軸力が先にピー

クに達した後，応答変形がピークに達する形とな

っているが，これは上層階の影響を受けて柱の負

担力が低下したことが原因と考えられる。一方，

軸力が減少する負側では，軸力が途中から引張側

に転じる時点より水平荷重が減少し始めた。 

次に正側・負側の最大応答近傍における層間変

形分布および層せん断力分布を図－12に示す。図

－12(a)の 1-a～1-c は，正側の最大応答に達する

際の状態を表しているが，1-bと1-cの層間変形分

布を比べると，１層部分の変動が大きいのに対し

２層より上では殆ど変動がみられず，逆に４層よ

り上では変形が戻る方向に動いており，これが軸

力が減少に転じた原因となっていたと考えられ

る。なお，春田・倉本ら 3)が行った12層ピロディ

建築物のサブストラクチャ実験においても，１層

側柱において最大変形の直前で圧縮側柱では軸
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力増加から減少に，引張側柱では軸力減少から増

加にそれぞれ転じる結果となったと報告されて

おり，今回の実験結果と似た性状を示している。 

 

4.まとめ 

 ８階建ＲＣ造建物の１階側柱を試験体，そ

の他のフレームを計算モデルで表したサブス

トラクチャ擬似動的実験を行い，試験体側柱

の応答状況について検討を行った。その結果，

以下のような知見が得られた。 
１）地震時に柱に発生する軸力の変動は，従来の

実験で仮定されていたものとは異なる。 
２）多層建物の応答の場合，変動軸力と応答変位

のピークは必ずしも一致せず，特徴ある履歴を辿

る。 
 今回の実験では途中で試験が終了したため，終

局段階まで軸力を変動させた結果を得ることが出

来なかった。今後こうした点について，さらに改

良を加え，柱が変動軸力を受ける際の，配筋の違

いによる破壊性状の違いについて検討する予定で

ある。 
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