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要旨：本研究では，ピロティ建物の構面間せん断伝達機構を解明するため，一部耐震壁付き RC 造ピロティ建

築物の立体解析を行った。構面間の変形性状の差によってスラブにはせん断変形や曲げ変形が生じ，結果と

してピロティ構面の 2 階層せん断力の 5 割程度が連層耐震壁構面に伝達された。この影響でピロティ構面枠

梁には「鉄筋コンクリート構造計算規準・同解説 2018」に記載の応力分布とは大きく異なる応力が生じた。

また，構面ごとの鉛直方向の変形性状の違いによって床スラブおよび直交梁には面外方向変形が生じた。 
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1. はじめに 
 鉄筋コンクリート造（以下，RC 造）建物において，広

い空間を確保するため，他の層と比べて耐震壁の少ない

階（脆弱層）を設けるピロティ建物が多く設計されてき

た。ピロティ建物は脆弱層を有するため，2016 年熊本地

震 1)をはじめ，多くの被害が報告されており，その耐震

設計に関する研究の必要性は広く認知されている。脆弱

層において，一部構面のみが連層耐震壁として耐震壁を

有する建物（一部耐震壁付きピロティ建物）においては，

連層耐震壁構面と柱のみで構成される構面（ピロティ構

面）との水平剛性の差が生じる。これによって，脆弱層

では直上の床スラブには変形が生じ，床スラブのせん断

力として上層のピロティ構面の層せん断力が連層耐震壁

構面に伝達される。一般的に構造設計では剛床仮定が設

けられているが，このように床スラブにせん断力が生じ

るような場合には床スラブに過大な変形が生じ，設計時

仮定と実現象に乖離が生じる可能性が考えられる。 

ピロティ構面の水平加力時の挙動に関する研究とし

て，単一ピロティ構面の挙動について検討した例は複数

存在する例えば 2)が，複数構面を対象とし，床スラブによる

せん断力伝達やそれによる床スラブの損傷等について検

討した例は存在しない。本研究では有限要素法によるRC

造ピロティ架構の立体解析を行い，ピロティ建物の構面

間せん断伝達特性について検討を行う。 

 

2. 解析対象試験体概要 
2.1 試験体概要 
本研究では，今後載荷実験を実施予定の RC 造立体架

構試験体を解析対象とする。試験体寸法を図－1 に，鳥

観図を図－2 に，断面一覧を表－1 に示す。以下，G1,G3

を枠梁と称す。試験体は縮小 1/3 スケールで，スパンは

梁間方向 2500mm，桁行方向 2000mm である。ピロティ

*1 京都大学大学院 工学研究科建築学専攻 (学生会員) 

*2 京都大学大学院 工学研究科建築学専攻 助教・博士(工学) (正会員) 

*3 京都大学大学院 工学研究科建築学専攻 教授・博士(工学)  (正会員) 

*4 東京科学大学 環境・社会理工学院 建築学系 教授・博士(工学)  (正会員) 

   
(a) X1/X3 構面 (b) X2 構面 (c) 2 階伏図 

図－1 試験体寸法（単位：mm） 
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構面である X1，X3 構面と連層耐震壁構面である X2 構

面を 2 階床スラブおよび直交梁でつなぎ，3 階以上のス

ラブは省略した。本試験体は 4 階建て程度のピロティ建

物を想定しており，Ai 分布の重心位置より 4 階床面を水

平加力位置とした。 3 階梁は梁主筋のみを配筋し，梁型

を省略した。鉄筋に関して，ピロティ構面 1 階柱（C1）

のせん断補強筋のみ，規格降伏強度 785N/mm2 の高強度

鉄筋を用い，その他の鉄筋の規格降伏強度は 295N/mm2

とした。コンクリートの目標圧縮強度は 36N/mm2である。  

2.2 載荷概要 
 水平力は各構面の上スタブにおいて加力する（図－1
中の→位置）。3 階以上の床スラブによって各構面の 4 階

床レベルでの水平変形がある程度一致することを想定し，

各構面の上スタブの水平変位を一致させる。各構面の上

スタブに面外方向水平変位が生じないように制御する。

長期軸力を各構面上スタブの 2 点（図－1 中の↓位置）

において加力する。各構面の軸力の値は支配面積より，

X1，X3 構面では 160kN，X2 構面では 280kN とする。 

2.3 設計概要 
各構面の変形性状が異なる場合の床スラブによるせ

ん断力伝達の性状を確認するため，想定する破壊形式は

X1，X3 構面は柱頭柱脚の曲げ降伏による層崩壊形式の

破壊， X2 構面は 1 階耐震壁脚部の曲げ降伏とした。こ

のような崩壊形式とするため，ピロティ構面において曲

げ降伏による層崩壊メカニズム時水平力 Qst が全体曲げ

メカニズム時水平力 Qovを下回るように設計した。なお，

各計算値算出の際に，コンクリート圧縮強度は目標強度，

鉄筋降伏強度は規格降伏強度×1.1 とした。 

(1) 曲げ降伏による層崩壊メカニズム時水平力 Qst 
水平力 Q を仮定し，軸力の変動分 ΔN を式(1)により計

算する。式(1)において，H1は加力点高さ，h0は単独柱の

内法スパン，LYは梁間方向スパンである。 

𝛥𝛥𝛥𝛥 = 𝑄𝑄(𝐻𝐻1 − ℎ0 2⁄ )𝐿𝐿𝑌𝑌 (1) 

ΔN より引張側柱および圧縮側柱の軸力を計算し，それ

ぞれの軸力における曲げ終局モーメント Mut および Muc

を技術基準解説書 3)に記載の式(付 1.3-13)～(付 1.3-15)よ

り算出する。各柱の両端が曲げ終局モーメントに到達し

ていると仮定し，単独柱の内法スパン h0を用いて，式(2)

より 1 階層せん断力 Q1を算出する。 

𝑄𝑄1 = 2𝑀𝑀𝑢𝑢𝑢𝑢 ∕ ℎ0 + 2𝑀𝑀𝑢𝑢𝑢𝑢 ∕ ℎ0 (2) 

表－1 断面一覧 
部材 C1 C2 B1 G1 G2 G3 G4 
断面 

  
    

 

主筋 12-D10 10-D10 3+3-D10 5+5-D10 3+3-D10 4+4-D10 1+1-D10,2-D6 
せん断

補強筋 4-S6@60 4-D6@80 2-D4@40 4-D6@60 2-D4@60 2-D4@60 1-D6@80 

 
部材 W1 W2 S1 
厚さ 100 65 60 
縦筋 D6 千鳥@80 D6 千鳥@80 (長手)D6@80 
横筋 D6 ダブル@80 D6 千鳥@80 (短手)D6@80 

 

 
図－2 実験試験体鳥観図 

 

  
(a) X1，X3 構面 (b) X2 構面 

  
(c) 2 階伏図 (d) 接合部拡大図 

図－3 有限要素解析モデル図 
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ここで 2 階層せん断力に対する 2 階床スラブによる引

き戻し力の比 n を用いて，式(3)を 0 にするように収束計

算し，得られた Q が曲げ降伏による層崩壊メカニズム時

水平力 Qst である。ここでの引き戻し力とは構面間の変

位差によって，ピロティ構面に作用する加力方向とは反

対方向の力である。 

𝑄𝑄1 − (1 − 𝑛𝑛)𝑄𝑄 (3) 

(2) 全体曲げメカニズム時水平力 Qov 
引張側柱は軸引張耐力 Nmin に達する。長期軸力を NL

とし，式(4)より 1 階曲げモーメント M が計算される。 
𝑀𝑀 = (𝑁𝑁𝐿𝐿 − 𝑁𝑁𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚 )𝐿𝐿𝑌𝑌  (4)  

Mを水平加力点高さから単独柱高さ中央までの距離で

除することで全体曲げメカニズム時水平力 Qov が算出さ

れる（式(5)）。ここで，構面外力と比べ，引き戻し力によ

るモーメントへの影響が十分に小さいため，引き戻し力

によるモーメントの減少の影響は無視した。 

𝑄𝑄𝑜𝑜𝑜𝑜 = 𝑀𝑀/(𝐻𝐻1 − ℎ0 ∕ 2) (5)  

引き戻し割合 n を 0.5 と仮定した場合，曲げ降伏によ

る層崩壊メカニズム時水平力 Qst は 342kN，全体曲げ形

メカニズム時水平力 Qov は 398kN であり，曲げ降伏によ

る層崩壊となる設計となる。 

各部材は技術基準解説書 3)記載のせん断余裕度を確保

した。X1, X3 構面の変数は枠梁の断面と配筋のみであり，

G3 梁は RC 規準 4)のピロティ枠梁の推奨規定を満たす最

小限の断面とし，せん断補強筋も最小規定値程度とした。 

 

3. 解析概要 
3.1 解析モデル 

本解析では有限要素解析プログラム「FINAL」5)を用い

た。解析モデルの概要を図－3 に示す。解析においては

試験体全体を 3 次元でモデル化し，実験における載荷方

法を再現した。なお，本研究で大文字の座標は全体座標

系を，小文字の座標は局所座標系を示す。すべての部材

は積層シェル要素（層数 10）を用い，面外方向の曲げお

よびせん断剛性についても考慮した。すべての要素にお

いてカバーコンクリートとコアコンクリートの区別はし

ていない。鉄筋に関して，2 階梁および 3 階梁の主筋の

みトラス要素を用い，その他は各要素内への埋め込み鉄

筋とした。2 階床スラブおよび直交梁と各構面の接続部

に関してボリュームの重複が発生する。この部分に関し

て，軸方向の変形が生じないように，また，床スラブお

よび直交梁に回転が生じるように図－3(d)中のオレンジ

色の線で示す箇所に線材要素で剛棒を設けた。なお，四

辺形要素を用いて立体架構をモデル化する手法に関して

は米澤らの研究 6)などでその妥当性が示されている。 

3.2 材料構成則 
コンクリートの圧縮側び応力ひずみ関係には修正

Ahmad モデル 7)を採用し，破壊条件は，Kupfer-Gerstle モ

デル 8)を採用した。引張側では若干の Tension-stiffening 効

果を考慮し，出雲らのモデル 9)（c=1.0）を採用した。ひ

び割れ後のせん断伝達特性は Al-Mahadi モデル 10)を採用

した。鉄筋は bilinear モデルとし，降伏後剛性は初期剛性

の 1/100 とした。繰り返し履歴特性には修正 Menegotto-

Pinto モデル 11)を採用した。鉄筋の降伏強度は規格降伏強

度の 1.1 倍とした。コンクリートの圧縮強度は 36 N/mm2

とし，ヤング係数，引張強度は式(6)4)，(7)12)によってそれ

ぞれ算出した。 

𝐸𝐸𝑐𝑐 = 33500 �
𝛾𝛾

24
�
2
�
𝐹𝐹𝑐𝑐
60�

1/3
 (6) 

𝑓𝑓𝑡𝑡 = 0.33�𝐹𝐹𝑐𝑐 (7) 

ここで，𝐸𝐸𝑐𝑐:ヤング係数 (N/mm2)， 𝛾𝛾:ポアソン比，𝐹𝐹𝑐𝑐:圧縮

強度 (N/mm2)，𝑓𝑓𝑡𝑡:引張強度 (N/mm2)である。 

 

4. 解析結果 
4.1 構面外力－全体変形角関係 
図－4 に構面外力－全体変形角関係を示す。ここで構

面外力は図－3 に→で示した外力の大きさ，全体変形角

は図－3 の〇で示した加力高さでの X 方向変位を加力高

さ（3200 mm）で除した値である。X1，X3 構面では梁の

幅が異なるにも関わらず，概ね履歴が一致したことから，

枠梁は RC 規準 4)の推奨断面以上とすれば履歴特性に大

きな影響を及ぼさないと考えられる。いずれの試験体も

耐力低下は見られず，全体変形 2.0%まで安定した挙動を

示した。また，ピロティ構面の構面外力は 2.3 節の Qst以

上となり，Qov（図中破線）付近で頭打ちとなった。 

4.2 1 階層せん断力－層間変形角関係 
図－5 に 1 階層せん断力－層間変形角関係を示す。1 階

層間変形角は図－3 に●で示す各構面 2 階床面位置

（z=1200mm）の 2 か所の X 方向変位の平均を，1 階階高

1200mm で除したものである。1 階層せん断力は図－6 に

示す赤色の要素のせん断応力を用い計算した。X1，X3 構

面のせん断力は約 200kNで頭打ちとなったが，これは 2.3

節に示した方法で計算した，圧縮柱の柱頭柱脚に降伏ヒ

ンジが発生するときのせん断力の計算値と概ね一致した。 

4.3 変形性状 
 図－7 に各構面の X 方向変位の高さ方向の分布を示す。

X 方向変位は各構面引張縁の節点で算出した。図中には，

全体変形角 0.5，1.0，2.0%時の結果を示す。図中破線は

各階の床面位置，一点鎖線は 2 階梁下縁を示す。X1，X3

構面は 1 階に変形が集中し， X2 構面では各層の X 方向

変位が概ね階高に比例する形となった。構面間の変位差

は 2 階梁の下縁付近で最大となり，床スラブ位置でも差

が生じている。その変位差は全体変形角 1.0%時で 3.7mm

であり，桁行方向スパン 2000mm で除した場合に変形角
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0.19%となる。引張縁位置での直交梁の Z 方向変位を図

－8 に示す。X2 構面位置（y=0）では X1，X3 構面付近

に比べて Z 方向変位が大きく，構面ごとの変形性状の違

いにより，スラブおよび直交梁に面外方向変形が生じた。 

4.4 損傷状況および崩壊形式 
(1) X2 構面 
図－9 に X2 構面 1 階耐震壁脚部での曲げモーメント

－軸力関係を示す。軸力および曲げモーメントは図－

6(b)の青色で示す要素の鉛直方向応力により算出した。

図中の灰色の破線は技術基準解説書 3)記載の式(付 1.3-

31)により算出した曲げ終局モーメントである。曲げモー

メントは曲げ終局モーメントに達している。図－10(b)に
全体変形角1.0%時のX2構面の y方向鉄筋降伏図を示す。

1 階耐震壁の全縦筋および引張側柱の全主筋が降伏して

おり，X2 構面は耐震壁脚部の曲げ降伏によって崩壊メカ

ニズムが形成されたと考えられる。 

(2) X1・X3 構面 
図－11 に引張側，圧縮側ピロティ階単独柱の軸力－曲

げモーメント関係を示す。軸力および曲げモーメントは

図－6(a)の青色で示す要素の鉛直方向応力により算出し

た。図中の破線は技術基準解説書 3)記載の式(付 1.3-13)～

(付 1.3-15)により算出した曲げ終局モーメントである。全

体変形角 0.27%時に圧縮側柱脚部が曲げ終局モーメント

計算値に到達，全体変形角 0.32%時に引張側柱は軸引張

耐力に到達し，その後，全体変形角 0.65%時に圧縮側柱

頭部が曲げ終局モーメント計算値に到達した。枠梁断面

 
図－4 構面外力－全体変形角関係 

 
図－5 1 階層せん断力－層間変形角関

係 
 

図－7 X 方向変位分布 
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(a) X1，X3 構面 (b) X2 構面 
図－6 鉛直部材応力算出要素位置 

 

 

 
図－9 X2 構面 1 階耐震壁軸力ー曲げ

モーメント関係 
 

 
(a) 引張側単独柱 

 
(b) 圧縮側単独柱 

図－11 X1 および X3 構面 1 階単独柱軸力－曲げモーメント関係 
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図－8 引張側直交梁 Z 方向変位 

 
(a) X1 構面 

 
(b) X2 構面 

 
(c) X3 構面 

図－10 y 方向鉄筋降伏状況（黄色：降伏，赤色：降伏経験後除荷） 
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が違うことによる耐力の差はほとんど見られなかった。

図－10(a)および(c)に全体変形角 1.0%時の X1 および X3

構面の y 方向鉄筋降伏状況をそれぞれ示す。引張側柱で

は全主筋の引張降伏，圧縮側柱では柱頭柱脚の引張側鉄

筋の引張降伏が確認できる。2.3 節に示したように，ピロ

ティ構面は曲げ降伏による層崩壊形式となるように設計

を行ったが，実際には全体曲げ形式により崩壊メカニズ

ムが形成されたと考えられる。この原因としては，反曲

点高さが設計時の仮定と異なったことが考えられる。図

－12 に反曲点高さの推移を示す。圧縮側柱脚部が曲げ終

局モーメントに到達するまで，圧縮側柱の反曲点位置が

柱高さ中央より上に位置しており，設計時の柱高さ中央

に反曲点が位置するという仮定との乖離が見られた。こ

れは，設計時の仮定では 2 階以上を簡単のために剛とし

たのに対し，実際には 2 階以上にも変形が生じるためで

ある。 

4.5 ピロティ構面枠梁応力 
図－13 に全体変形角 1.0%時の枠梁に作用する応力を

示す。軸力，曲げモーメント，せん断力ともに X1，X3 構

面で大きな違いは見られなかった。ただし，いずれの分

布も RC 規準 4)の解説図 19.35 に示されている応力分布

とは大きく異なった。実際の建物ではスラブによるせん

断力の伝達が行われ，枠梁上部の部材による応力に加え，

この力を考慮する必要がある。 

図－13(c)の点線は各構面のせん断終局耐力を示す。枠

梁のせん断補強筋比が小さい X3 構面の枠梁のみが梁端

部でせん断終局耐力を大きく超えるせん断力が作用して

おり，図－10 に示す通り，X1 構面のせん断補強筋（枠

梁の y 方向鉄筋）は降伏せず，X3 構面のせん断補強筋の

みが降伏した損傷性状と一致する結果となった。RC 規

準 4)に応力分布を算出する方法は示されているが，その

妥当性を含めて今後検討する必要がある。従って，図－

13 の応力分布の評価を含め，文献 13)の方法などを参考

に FEM を必要としない設計方法を確立する必要がある。 

4.6 スラブ伝達力－ピロティ構面層間変形角関係 
以下，床スラブと直交梁を合わせて床スラブ全体と呼

ぶ。図－14 で示す青色要素応力より算出した床スラブ全

体の曲げモーメントおよびせん断力と全体変形角の関係

を図－15 に示す。図－15(a)中の一点鎖線は曲げ終局耐

力，破線は短期許容曲げモーメント，図－15(b)中の破線

は短期許容せん断力である。計算値は床スラブを壁板，

直交梁を側柱とする耐震壁部材と同等とみなし，曲げ終

局モーメントは技術基準解説書 3)の式(付 1.3-31)を用い

て算出し，短期許容曲げモーメント，せん断力は RC 規

 
(a) 軸力分布 

 
(b) 曲げモーメント分布 

 
(c) せん断力分布 

図－13 ピロティ構面枠梁応力分布 
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図－14 床スラブ応力 

算出要素位置 
  

図－15 床スラブ全体応力－全体変形角関係 
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図－12 反曲点高さ推移 
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準 4)より算出した。ここで，軸力は概ね 0 であったため，

その影響を無視した。曲げ終局モーメントや短期許容せ

ん断力に到達しなかったにも関わらず，曲げモーメント

およびせん断力が頭打ちとなった。これは X2 構面 1 階

耐震壁の曲げ降伏により崩壊メカニズムが形成され，床

スラブ全体に入力するせん断力，曲げモーメントも増加

しなかったためである。図－16 に床スラブ全体の全体変

形角 1.0%時の y 方向（直交梁主筋方向）鉄筋の降伏状況

を示す。凡例は図－10 と同様である。床スラブ全体では

短期許容曲げモーメントは超えてはいないが，前述のよ

うに床スラブ全体に面外方向変形が生じるため，引張縁

付近の y 方向鉄筋の引張降伏が見られた。面内方向のみ

への加力であっても，直交梁主筋の引張降伏が見られる

ことから，面外方向フレームの設計においても特別な配

慮が必要となると考えられる。 

4.8 構面内せん断伝達率－層間変形角関係 
図－17 に構面内伝達率－全体変形角関係を示す。構面

内伝達率は前述の 1 階層せん断力を構面外力で除して算

出した。1 から構面内伝達率を減じた値が 2.3 節の引き

戻し率 n と対応するが，ピロティ構面の n は 0.5 程度と

なっており，計算時の仮定と概ね一致した。構面内伝達

率を推定する方法については今後の検討課題である。 

 

5. まとめ 
 本研究では一部耐震壁付きピロティの構面間せん断伝

達特性に関して検討するため，有限要素解析を行った。

以下に得られた知見を示す。 

‐ 枠梁はRC規準 4)に記載の応力分布とは大きく異なる

応力が作用しており，床スラブによって伝達される

せん断力を考慮した応力分布の評価が必要である。 

‐ 構面ごとの変形性状の違いにより，スラブおよび直

交梁に面外方向変形生じ，それによって連層耐震壁

構面周辺のスラブ筋や直交梁主筋が引張降伏した。 

‐ 今回のモデルで構面内伝達率は 0.5 程度であったが

推定する方法については今後の検討課題である。 
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図－17 構面内伝達率 
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