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図－ 1　フレーム変形モデル
(a) 全体図

(b) 柱詳細図

論文　耐震補強後の壁筋の不完全定着による SRC 側柱の変形性能の低下

堀田　和敬 *1・市之瀬　敏勝 *2・高橋　之 *3・前田　匡樹 *4

1. はじめに

　東北地方太平洋沖地震によって東北大学の人間・環境

系研究棟は被害を受けており , その被害概要が既に報告

されている 1), 2)。この建物は 1969 年竣工の鉄骨鉄筋コン

クリート造であり , 2001 年に耐震補強が行われている。

最も大きな被害は写真－ 1 に示す 3 階の耐震壁側柱の被

害であった。本研究では耐震補強済みであったこの建物

が , 写真－ 1 のような被害を受けた原因を実験によって

検証することを目的としている。

2. 建物の応答推定と被害

　対象建物は 2001 年に耐震補強が行われており , 耐震壁

が打ち替えられている（図－ 1 (a)）。その際 , 耐震壁と

既存梁はあと施工アンカーによって接合されているが , 

地震後の被害調査ではアンカーの抜け出しが確認されて

いる。また , １階と 9 階には地震計が設置されていた。

地震計の記録から変位を計算すると , 9 階の最大応答変

位は 310 mm であった 2)。上記の事項より , 本研究では図

－ 1 に示すような変形が地震時に生じていたと考える。

つまり , アンカーの抜け出しによって変形が 3 階の耐震

壁の脚部に集中し , 上部は剛体回転していたと考えてい

る。このような変形が生じていたとすると , 引張側の柱

は 210 mm も浮き上がっていたことになる（図－ 1 (a)）。

この時 , 圧縮側が負担していた軸力を算出するために以

下の 3 点を仮定した。

・アンカーの抜け出しにより壁縦筋は引張力をまったく

負担しなかったとする。

・引張となる柱内にある鉄骨と鉄筋は全て降伏強度約

350 N/mm2 に達すると仮定し , 側柱が約 4600 kN の引

張力を負担していたものとする。

・耐震診断時に用いられた 3 階から 9 階までの建物重量

から該当する架構の重量を約 6100 kN とする。上下方

向の加速度は最大で 640 gal を計測されており , これに
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写真－ 1　柱の被害写真

よりおよそ 3800 kN が建物に加わったと推測し , 合計

約 9900 kN の鉛直力がフレーム内で働くことを想定し

た。

　以上の仮定より , 圧縮側の柱にはおよそ約 19000 kN の

軸力が作用していたことになる。

　これに対し , 3 階柱の圧縮耐力を求めるために , 被災後

に行われたコア抜き試験の結果を用いた検討を行った。

3 階柱は 12.6 N/mm2 の圧縮強度が得られており , 柱断面

積を乗じるとおよそ 9100 kN の軸力をコンクリートが負

担できることになる。また , 鉄骨と鉄筋も圧縮力を負担
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地震時に側柱は概ね一様に伸縮していると考えられるこ

とから , 柱断面全体を試験体として製作する必要はない。

柱断面の対称性を考慮し , 表－ 1 の左側に赤い破線で示

す領域を試験体として製作することとした。この領域

の面積は元の断面の 1/4 となっており , この領域に含ま

れない柱内の鉄筋および壁筋も 1/4 の量に換算して試験

体の設計を行った。よって , 表－ 1 の中央上・下段に示

す断面および鉄筋量が試験体製作の対象となる部分であ

る。これを 1/3 スケールに換算し , 実際に製作した試験

体の断面図を表－ 1 右側上・下段に示す。

　バンドプレートと柱帯筋は省略して試験体を製作し

た。鉄筋の座屈に対するコンクリートと帯筋の抵抗につ

いて図－ 2 のように柱の断面の一部分を取り出し検討を

行った。帯筋間隔 150 mm 間のコンクリートのかぶり厚

さによる抵抗は , コンクリートの引張強度を約 1.0 N/mm2

として式 (1) のように求めた。

一方 , 帯筋による鉄筋の座屈に対しての影響は降伏強度

を約 200 N/mm2 として断面積を乗じて式 (2) のように求

めた。

　以上より , 鉄筋の座屈に対する帯筋の影響はコンク

リートのかぶりの影響より小さいと判断し試験体では帯

筋を省略した。

　表－ 2 に側柱付き耐震壁 , 試験体製作で対象とした実

建物の柱・壁および製作した試験体について柱断面 , 使

用した鋼材量を示す。耐震補強前を想定した試験体の壁

筋は実際の建物とは異なるが , 異形鉄筋（2-D6）を使用

表－ 1　試験体断面・配筋簡略化のながれ
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できるため , 前述と同様に鋼材の降伏を仮定することに

よって , 約 4600 kN の軸力を負担できるものとする。よっ

て , 3 階の柱は約 13700 kN の圧縮耐力があることになる。

さらに , 耐震壁の一部も圧縮力を負担すると考えられる

ため , 約 19000 kN の軸力によって 3 階柱が圧縮破壊する

とは考えにくい。

　一方 , 被害状況に注目すると , 3 階柱の脚部では写真－

1 のようにコンクリートが粉砕し , 鉄骨や鉄筋の座屈が

確認されているが , 耐震壁の被害はほとんどない。また，

柱に隣接するサッシは座屈していなかった。このことか

ら，3 階柱の圧縮ひずみは小さかったと推察される。

3. 実験概要

3. 1 試験体概要

　試験体の設計方針を表－ 1 に示す。検証対象である 3

階の側柱付き耐震壁について , 耐震補強前の断面を表－

1 左側上部に示す。耐震補強によって壁筋が増え , 左側

下段のような断面に変更された。また , 破壊の検証にあ

たっては , 浮き上がり量が大きくなると考えられる壁の

1 スパンの半分を取り出すこととした。なお , 補強後の

壁筋には×印を付けており , これは定着が不十分であっ

た 2) ことを表している。これらの鉄筋は引張力を負担し

ないと考え , 括弧を付けて (40-D13) と表記することにす

る。柱内に緑色で示したアングルは 2 枚 1 組となって四

方に配置されている。向かい合う 2 組はタイプレートで

接合されており , 隣り合う 2 組はバンドプレートで接合

されている。タイプレートとアングルの接合にはリベッ

ト接合（φ 19）が使用され , バンドプレートとアングル

は溶接されていた。

　以上の側柱付き耐震壁の破壊を検証するに当たって , 

最大の関心事は柱脚の破壊である。そこで側柱のみを試

験体として製作することにした。ただし , 図－ 1 に示し

たように , この破壊に関してアンカーの抜け出しが大き

く関わっていると考えていることから , 浮き上がりの原

因と考えられる壁筋を柱内に配筋することにした。また , 
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図－ 2　帯筋の省略についての検討
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　鉄筋について , 補強後試験体の詳細図を図－ 4 に示す。

柱主筋を想定した鉄筋（赤色）は前述のアングルと同様

に , スタブ内の鋼板に溶接している。表－ 1 中に×印で

示した鉄筋（図－ 4 の青色）は定着不足を再現するため , 

スタブ上面から 30 mm の位置で切断されている。補強設

計図書ではあと施工アンカーの長さは 110 mm（1/3スケー

ルでは 37 mm）となっているが , 文献 2) で指摘されてい

るように , 110 mm 埋め込む場合には 3 階梁内の鉄骨と干

渉する恐れがある。そこで本研究の試験体では補強設計

図書の値よりも若干短い値（実寸で 90 mm 相当）を想定

した。表－ 3 と表－ 4 に使用した鋼材の引張試験結果お

よびコンクリートの材料試験結果を示す。

3. 2 加力方法

　図－ 5 に加力装置を示す。試験体は実際の柱断面から

1/4 を取り出しているため , 断面が偏心している。そこで

2 つのジャッキを用いて等しい変位で軸方向への加力を

行った。上部の鉄骨のねじれや横倒れを防ぐためにテフ

ロンとアングルを使用し支えた。実験は軸力方向に柱引

張を正，柱圧縮を負とし , 変位制御による正負交番載荷

を行った。なお , 図－ 6 のように試験体上下スタブ間で

変位計を 4 か所に設置し , これらの平均値を軸方向の変

形としている。

することにした。鋼材比は , 対象建物の値と 1/3 スケー

ルの試験体の値が概ね等しくなっている。

　図－ 3 に 2 体の試験体の共通部分（鉄筋以外）を示す。

図－ 3 (a) の立面図に示すように , 上下のスタブには鋼板

が内蔵されており , アングルは鋼板に溶接している。試

験区間は 500 mm であり , これは 3 階柱のクリアスパン

3000 mm の半分を 1/3 スケールにした長さである。地震

後の 3 階柱では , アングルが座屈しており , タイプレー

トは座屈長さに大きく影響すると考えられる。そこで , 

試験区間内にタイプレートが含まれるように , 図中の 88  

mm の長さを設定した。図中に破線で示した , アングル

とタイプレートの接合部分の詳細を図－ 3 (b) および (c)

に示す。図－ 3 (b) は表－ 1 に示した柱内のタイプレー

トを想定しており , 図－ 3 (c) は 3 階梁内の鋼板とアング

ルとの接合を模擬するためのものである。実際の建物で

はリベット接合が用いられているが , これを 1/3 スケー

ルの試験体で再現することは困難である。そこで , 実際

の 1/3 に相当する孔（φ 7）を設け , ボルト（M6）で接

合した。図－ 3 (b) に示すプレートはアングルとの接合

に加え , 他端も同様の処理をしている。これは , 実際の

タイプレートは表－ 1 に示したように , 向かい合うアン

グルと接合されており , 試験体においては柱内で定着さ

れている必要があると考えたからである。
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図－ 5　加力装置
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図－ 3　試験体概要

表－ 3　鋼材引張試験結果　(4 本平均 ) 表－ 4　コンクリート材料試験結果　(3 本平均 )

[[N/mm2 [[kN/mm2[N/mm2 [

変
位
計

図－ 6　計測方法

表－ 2　実建物および試験体断面・配筋　リスト

柱断面

補強前 補強後 補強前 補強後

実建物の柱・壁 850×850 8-L75×75×9 12-D22 30- 9 (40-D13) 1.41 0.64 0.25 (0.68)

柱断面と壁筋の1/4 425×425 2-L75×75×9 3-D22 7.5- 9 (10-D13) 1.41 0.64 0.25 (0.68)

試験体 140×140 2-L25×25×3 4-D6 2-D6 (4-D6) 1.44 0.65 0.32 (0.65)

鋼材比　(%)鋼材量

mm アングル 柱主筋 壁筋 アングル 柱主筋 壁筋
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の図－ 8 に矢印で示した位置で開孔脇から徐々に亀裂が

進展していったことにより発生したものであり , 平均ひ

ずみがおよそ 6.2 ％の点で完全にアングルが破断したと

考えられる。これ以降 , 第 6 サイクルのピーク時点（平

均ひずみ 6.6 %）までは荷重が約 100 kN で一定となって

おり , これは鉄筋が負担できる引張力と概ね等しい。図

－ 7 中に破線で示した計算耐力はアングルと鉄筋の鋼材

試験による引張強度と鋼材の断面積から算出している。

アングルの断面積は孔を含めた位置で計算を行った。実

験値の耐力は計算耐力よりも約 1 割小さい値となった。

本論文で取り上げている試験体以外に断面にアングル 2

枚のみの試験体を実験しており , その際の最大引張耐力

は 92 kN という結果が得られている。この結果と計算に

よって求めた鉄筋 6 本の引張耐力の和は 193 kN となり

実験結果と概ね一致した。このことから , アングルの孔

付近で応力集中が生じ , 実験時のアングルの引張強度が

計算による耐力よりも小さくなったと考えられる。

　第 6 サイクルピーク時の状況を写真－ 2 (a) に示す。

概ね等間隔のひび割れが発生しており , 第 5 サイクルま

ではひび割れ幅もほとんど同じであった。しかし , アン

グルが破断した後は , 破断位置でのひび割れが若干大き

くなる傾向があった。

4. 破壊経過

4. 1 補強前試験体

　荷重変形関係を図－ 7 に , アングルと鉄筋に張り付け

たひずみゲージの計測結果を図－ 8 に示す。図－ 7 中の

○で囲まれた 1 ～ 6 の数字はサイクル数を示している。

　図－ 7 中に加力時のサイクルを示す。引張時に平均ひ

ずみ（軸方向変位を柱内法長さ500 mmで除した値）が0.17 

% から 10 % までを 7 サイクルに分け , 変位を大きくし

ていった。圧縮時は一定の平均ひずみ -0.05 % とした。

図－ 8 中の○印は計測された最大ひずみの値を示してお

り , 印の中に記載した数字は降伏したサイクルを示して

いる。図－ 2 (b), (c) 中にアングルへ貼り付けたひずみ

ゲージの位置を示した。アングルのひずみ計測は塑性域

ゲージを用いている。鉄筋には一般ゲージを用いており , 

5% まで値が保障されている。

　第 2 サイクル（平均ひずみ 0.3 ％）で鉄筋の降伏が観

測されたが , アングルは降伏しなかった。鉄筋が降伏し

た位置は図－ 8 (b) に示すように , スタブとの境界および

アングルに開孔がある位置であった。しかし , 図－ 7 か

ら推測できるように , アングルも概ね降伏ひずみに達し

ていた。第 3 サイクル（平均ひずみ 0.6 ％）では , アン

グルが開孔付近で降伏した。試験区間や下スタブ内の孔

付近で降伏した。またこのサイクルでは , 試験区間内で

は図－ 8 中の鉄筋に貼り付けたすべてのひずみゲージが

降伏しており , 試験区間全域にわたって概ね均等なひず

みが生じていることが確認された。第 5 サイクル（平均

ひずみ 3.2％）までにはアングルも試験区間内ではすべ

てのひずみゲージが降伏しており , 開孔付近で若干ひず

みが大きくなってはいたが , 試験区間内全域で大きなひ

ずみが生じていたと言える。

　平均ひずみがおよそ 5.0 % の時 , 最大耐力 190 kN に達

し , この直後に耐力低下が観測された。これはアングル
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図－ 7　荷重・変形関係（補強前試験体）

図－ 8　降伏時のサイクルと最大ひずみの分布

　　　　（補強前試験体）

(a) アングル (b) 鉄筋

写真－ 2　補強前試験体
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　第 6 サイクルの圧縮時 , 平均ひずみ 5 ％の時に鉄筋が

座屈し , これをコンクリートが拘束することができなく

なった（写真－ 2 (b)）。なお , 座屈の傾向は第 5 サイク

ルの圧縮時にも確認されていたが , その時点では鉄筋に

沿うひび割れが観察される程度であった。さらに変形を

戻していくと , 平均ひずみ 3.8% 付近から荷重が減少し , 

平均ひずみ 1.5 % では写真－ 2 (c) のような状態となり , 

加力を終了した。

4. 2 補強後試験体

　4.1 節と同様の図を図－ 9, 図－ 10 に示す。図－ 9 中

に加力時のサイクルを示す。補強前試験体と同様に引張

時は変位を大きくしていった。圧縮時について平均ひず

み -0.05 % の圧縮力を加えたが，圧縮破壊を防ぐため荷

重が -300 kN を超える場合は，途中で加力を打ち止めと

し次のサイクルへ移った。図－ 1 より実際の地震時にお

ける耐震壁と 3 階側柱に加わる圧縮力が 19000 kN であっ

たと仮定した。そこから , 圧縮力のうち約 6 割が側柱へ , 

残り 4 割が耐震壁によって負担されると考え , 試験体ス

ケール上では 300 kN の圧縮力を加えることとした。

　第 2 サイクル（平均ひずみ 0.3 ％）で鉄筋とアングル

の降伏が観測された。鉄筋が降伏した位置は図－ 10 (b)

に示すように , スタブとの境界およびアングルに開孔が

ある位置であった。アングルが降伏した位置は図－ 8 (a)

のように , スタブ内の開孔付近であった。第 3 サイクル

（平均ひずみ 0.6 ％）では下スタブ内の開孔付近でアング

ルのひずみが降伏ひずみの 10 倍以上となっていた。第 4

サイクル（平均ひずみ 0.6 ％）で下スタブ内の鉄筋が降

伏ひずみの 25 倍以上のひずみを計測し , ひずみが局所的

に集中していたと言える。

　第 5 サイクル時に平均ひずみがおよそ 3.0 ％で最大耐

力が 169 kN となり , その後第 6 サイクルの引張時に , 前

サイクルピーク前の平均ひずみ約 2.7 % の変形で顕著な

写真－ 3　補強後試験体

(b) 最終変形時

(a) アングル (b) 鉄筋

(c) 最終変形時

 側面下部

(a) 平均ひずみ +10%

図－ 10　降伏時のサイクルと最大ひずみの分布

　　　　（補強後試験体）

耐力低下が起こった。これは , 下スタブ内のアングルが

開孔付近で降伏ひずみの 25 倍のひずみを計測した後に、

図－ 10 (a) に矢印で示した位置でアングルが破断し , 平

均ひずみがおよそ 3.8 ％の点で完全にアングルが破断し

たと考えられる。その後 , 図－ 10 (b) に矢印で示した下

スタブ境界付近で鉄筋の破断が生じ , さらに耐力が低下

した。実験値の最大耐力は計算耐力を下回った。計算耐

力はアングル 2 枚と鉄筋 4 本分の耐力として算出してい

る。第 7 サイクルのピーク時の写真－ 3 (a) に示す。ひ

び割れはスタブとの境界に集中しており , 試験区間内の

ひび割れは小さかった。第 7 サイクルの圧縮時に , 写真

－ 3 (b), (c) のようなアングルと鉄筋が座屈した状態とな

り , 加力を終了した。

5. 実験結果から推定した 3 階柱の変形性能

　実験で得られた荷重変形関係をもとに , 耐震補強前後

の 3 階柱の荷重変形関係を推定する。

　実験では図－ 11 のように 3 区間ごとに軸方向の変形

量を測定し , それぞれを e1, e2, e3 とした。なお , 補強後試

験体では , 下スタブに発生したひび割れの影響によって

計測が良好に行われなかったため , 下段の変形 e3 は全体

変形から上段及び中段の変形を差し引くことによって計

図－ 9　荷重・変形関係（補強後試験体）
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算した。図－ 12 に下段の変形 e3 と全体変形の関係を示

す。図中の○印は各サイクルのピークを , 破線はひずみ

が試験区間に一様に発生していると仮定した場合の下段

の変形（全体変形の 1/5）を示している。図－ 12 (a) より , 

補強前試験体の下段計測値は破線と近い値を推移してお

り , 試験体に概ね一様なひずみが生じていたことが分か

る。一方 , 補強後試験体では , 下段の計測値が破線の値

を常に大きく上回っており , かつ , 下段の変形と全体変

形がほぼ同じ値となっている。これより , 図－ 11 に示す

上段および中段の変形はゼロに近いことが分かる。

　以上の計測結果は , 図－ 1 (b) で示したように 3 階柱の

下半分すなわち 1500 mm を模擬した試験体から得られた

ものであり , 3 階柱の荷重変形関係を推定するためには ,

柱の上半分の変形を推定する必要がある。そこで本研究

では , 3 階柱の上半分 1500 mm では試験体の上段と等し

いひずみ e1 / 220 が発生していると仮定し , 次式で 3 階柱

の変形を計算した。なお，次式の第 2 項は 3 階柱の下半

分の変形を表すが，試験体の縮尺が 1/3 であることを考

慮している。

また，試験体の断面は縮尺が 1/3 であるだけでなく実際

の柱の 1/4 を模擬しているので，3 階柱の軸力 N は，試

験体に作用させた荷重 P から次のように計算した。

　上記の方法で得られた荷重変形関係を図－ 13 に示す。

図中の破線は図－ 1 に示した 3 階柱の変形量を示してい

る。補強後試験体では上部の変形 e1 がほとんどゼロで

あったために , 補強後柱は試験体の 3 倍の変形で鉄骨が

破断し , 耐力を失うという推定結果になっている。一方

補強前試験体では , ひずみが一様に分布していたために , 

(3) 式を用いると 3 階柱の上部も変形するという推定結果

図－ 13　3 階柱　仮想荷重・変形関係

が得られる。そのため補強前後の変形性能は図－ 11 に

見られるように大きな差がある。また , 補強後の柱は最

大応答変形（図中の破線）よりも小さな変形量で耐力を

失っているのに対し , 補強前の柱は最大応答変形付近で

耐力低下を始めている。しかし , 最大応答は鉄骨の破断

が起こったことにより大きくなったと考えられるため , 

耐震補強前の建物であれば地震時の応答変形も小さく , 

鉄骨の破断及び写真－ 1 のような被害は起こらなかった

可能性がある。

6. 結論

耐震補強によって壁筋の定着が不十分となった状態を模

した試験体では，引張変形が局所的に集中し，鉄骨の破

断が早期に発生するという結果が得られた。この結果を

もとに , 本研究の対象となった耐震壁側柱の荷重変形関

係を推測すると，地震時よりはるかに小さな変形（塑性

率 4 程度）で鉄骨が破断して柱脚部で座屈する破壊が生

じることになり , 実際の被害と合致する結果が得られた。

一方 , 耐震補強前の側柱に関しては，均等な引張変形が

生じ，地震時をやや上回る変形（塑性率 16 程度）で破

壊が柱全体で生じるという結果が得られた。
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