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3.2.3 耐震壁立体フレーム構造の水平力分担に関する研究 
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(1) 業務の内容 
 
(a) 業務題目 耐震壁立体フレーム構造の水平力分担に関する研究 
 
(b) 担当者 

所属機関 役 職 氏 名 
独立行政法人 建築研究所 上席研究員 

上席研究員 
主任研究員 
主任研究員 
研究員 

福山 洋 
斉藤  大樹 
加藤  博人 
楠 浩一 
向井  智久 

 
(c) 業務の目的 
耐震壁と柱部材の地震時における応力負担に着目した静的または仮動的加力実験を行

い、振動台実験との比較を行い、仮動的実験の妥当性と適用性を検討する。 
 
(d) ３ヵ年の年次実施計画 

1) 平成１４年度： 
① 振動台実験に用いられた試験体を仮動的実験においても加力可能なように

試験体形状、加力方法、計測方法の検討を行った。大ひずみを受ける主筋の

溶接方法について、鉄板の厚さ、溶接長さ、ザグリの形状、半自動溶接の導

入など改良を行った。試験体の基礎部分は、基礎浮き上がり試験体ではフレ

ーム部分の基礎を完全固定、耐力壁下を振動台実験と合わせた。 
② 高剛性構造物となる本試験体に対する仮動的実験の可否を検討した。試験体

は、耐震壁架構があるため、水平剛性が高くなり仮動的実験の実施が危惧さ

れるが、等価な 1 自由度系の剛性は約 123kN/mm であった。1988 年にＲＭ
５階建の実物大試験体に対し、最大耐力 9000kN、頂部変形 70ｍｍを経験し
た後に仮動的実験が実施された。等価剛性は約 130kN/ｍｍで、今回の試験
体とほぼ同じ剛性である。したがって、仮動的実験の実施は可能であると判

断された。 
③ 静的・動的解析を行い、解析結果より検討した条件から、仮動的実験に必要

となる加力装置の剛性、強度等を決定した。 
2) 平成１５年度： 

① 振動台実験に用いられた試験体と同じ仕様で仮動的実験用の試験体を作成

した。この際、基礎、静的アクチュエータの加力用冶具、計測システムなど、

仮動的実験をする上で新たに作成・変更した。 
② 振動台実験で使用された地震動を入力として、仮動的実験を実施した。仮動

的実験では、振動台実験とは異なり加力時間がかかるため、すべての地震動

波形を入力せずに、応答に影響すると考えられる主要動部分のみ入力した。

載荷は、４階と R 階のアクチュエータにより行った。当初、６層すべてのア
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クチュエータを使用する予定であったが、試験体の剛性が高いため、制御が

困難なことが分かり、２つの層のみで加力した。剛性の高い建物の多点載荷

方法は、今後の研究課題である。仮動的実験は、耐震壁基礎の浮き上がりを

許容した（基礎回転）試験体について、まず行い、その後、耐震壁基礎を固

定して、さらに実験を行った。基礎回転の場合の最大ベースシアは約 500kN、
基礎固定の場合は約 780kN であり、ともに仮想仕事法により求められる値

よりも若干大きめの値となった。その原因として、２次モードによる層せん

断力の増大が考えられるが、今後、さらに検討が必要である。 
③ 仮動的実験により得られたデータから、試験体の損傷分布や、作用応力の分

布について検討した。基礎回転の場合に、耐震壁のひび割れが１階よりも２、

３階で多くみられた。この原因についても今後さらに検討が必要である。 
④ １方向漸増載荷解析を行い、仮動的実験との比較を行った。降伏メカニズム

や荷重変形関係とも、実験結果と比較的よく整合した。 
3) 平成１６年度： 

① 仮動的実験結果から、耐震壁立体フレーム構造の地震時の連層耐力壁構面と

剛節架構での水平力および軸力の負担割合を明らかにした。 
② 基礎の固定条件の違いによる各試験体の応答変形及びエネルギー性状を比

較した。さらに、エネルギー釣合に基づく最大応答変形予測手法を適用し、

本試験体の最大応答変形が概ね安全側に評価でき、妥当な精度を有している

ことを確認した。 
③ 構造物の一部分のみを取り出した仮動的実験により全体挙動を把握する部

分仮動的実験に関して、加力アルゴリズム、加力方法、通信方法について検

討し、部分仮動的実験システムを新たに開発した。さらに、鉄骨フレームを

用いた動作検証用実験計画を策定した。 
 
(e) 平成１６年度業務目的 

① 平成１５年度に実施した仮動的実験結果から、耐震壁立体フレーム構造の損

傷分布、水平力分担を明らかにする。また、基礎の固定条件の違いによる各

試験体の応答変形及びエネルギー性状を比較する。 
② 部分仮動的実験システムの加力アルゴリズム、加力方法、通信方法について

検討し、部分仮動的実験システムを新たに開発し、実験計画を立てる。 
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(2) 平成１６年度の成果 
 
(a) 業務の要約 
平成１６年度は次の各項目を実施した。 
1) 仮動的実験結果から、耐震壁立体フレーム構造の地震時の連層耐力壁構面と剛節架構
での水平力および軸力の負担割合を明らかにした。 

2) 基礎の固定条件の違いによる各試験体の応答変形及びエネルギー性状を比較した。さ
らに、エネルギー釣合に基づく最大応答変形予測手法を適用したところ、本試験体

の最大応答変形が概ね安全側に評価でき、妥当な精度を有していることを確認した。 
3) 耐震壁立体フレーム構造の一部分のみを取り出した仮動的実験により全体挙動を把
握する部分仮動的実験システムの加力アルゴリズム、加力方法、通信方法について

検討し、部分仮動的実験システムを新たに開発した。 
 

(b) 業務の実施方法 
1) 耐震壁立体フレーム構造の地震時応力分担の分析 
実験データから、耐震壁立体フレーム構造の地震時の連層耐力壁構面と剛節架構での

水平力および軸力の負担割合を検討した。 
2) 応答変形及びエネルギー性状の分析 
基礎の固定条件の違いによる各試験体の応答変形及びエネルギー性状に着目し、エネ

ルギー釣合に基づく最大応答変形予測手法を適用した。 
3) 部分仮動的実験システムの構築と実験計画の策定 
部分仮動的実験システムの加力アルゴリズムについて、変位制御と荷重制御を組み合

わせたアルゴリズムと加力方法を検討した。また、解析用コンピュータと加力用コン

ピュータとを TCP/IP で接続して、FTP 通信によりデータをやりとりするシステムを
開発した。さらに、動作確認用の試験計画を策定した。 
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(c) 業務の成果 
 
1)  耐震壁立体フレーム構造の地震時応力分担 
 
a) 負担軸力および水平力の算出法 
試験体形状、加力概要を図１に示す。図１に示すように、１・３・５層の４本の柱の階

高中央部に分力計を挿入し、各柱に作用する加力方向および鉛直方向の力を計測した。鉛

直方向については、無付加状態で分力計を計測し、その値を初期値とした。水平方向、変

位計については、基礎回転・基礎固定ともに単点加力後に計測を実施し、その値を初期値

とした。また、基礎固定時では、１回目の JMA Kobe75 入力時に加力装置に不具合が発生
し、一部計測器を設置し直したため、２回目の JMA Kobe75 入力時に初期値を計測した。 

各層に作用した水平力 6~1Q は、４階床および屋上床のアクチュエータの計測荷重 4F および

RF を用いて、式１のように計算できる。 
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(c) 試験体平面図 
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図１ 試験体形状・加力概要 
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で計測された柱の負担する水平力を引いたものとした。各層の高さ中央面に作用する転倒

モーメント 6~1M  は、各層高さ中央面から各アクチュエータまでの高さ Rto6~1h  および

4 to3~1h  を用いて、式(2)により計算した。 

    
⎩
⎨
⎧

⋅=
⋅+⋅=

RR  to6~46~4

RR  to3~144  to3~13~1

F
FF

hM
hhM

    (2) 

転倒モーメント M により各層に作用する変動軸力 NΔ  は、各層の転倒モーメント M を加
力方向スパン長さ（1、800mm）で除した値とした。また、１・３・５階の各柱が負担し
ている変動軸力 柱NΛ は、分力計により計測した軸力から長期軸力（基礎固定時の東北大

入力の初期値）を引いた値とした。柱の半曲点高さは階高の半分と仮定し、壁の負担する

変動軸力は、ΔN から圧縮･引張側の２本の柱の 柱NΛ  を引いた値とした。 
柱と壁の水平力および軸力分担の検討は、文献 3)に示された方法により算出した代表変

位―ベースシアー関係の包絡線上の各計測点により行う。即ち、式(1)および式(3)により算
出したベースシアー 1Q  －代表変位 Δ  関係で、各計測ステップまでの変位最大および最小
点を結んだ曲線を用いる。 
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ここで、 im  は各層の質量、 { }xM  は各層の基礎に対する相対応答変形量である。また、基

礎回転では、全ての地震波は連続して入力されたと仮定した。基礎固定では、２回目の JMA 
Kobe 75 以降を連続して入力されたと仮定し、検討に用いた。 
基礎回転および基礎固定時の、ベースシアー－代表変位関係包絡線を図２および図３に

示す。図中には材料の実強度に基づく保有水平耐力計算値を併せて示している。基礎回転

時では JMA Kobe 50、基礎固定時では Takatori 入力時に計算耐力に達していることが分
かる。 
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b) 耐力壁と柱の軸力の負担割合 
図４に基礎回転時の１層柱および耐力壁構面の変動軸力負担率を示す。変動軸力負担率

は、全転倒モーメントにより生じる変動軸力に対して、圧縮･引張側の２本の柱の負担して

いる変動軸力の割合を示す。正側加力時は、Y1 構面が圧縮、Y2 構面が引張となる。図か
ら代表変位がゼロ付近のごく初期には、柱は支配面積分（負担率 0.5）を負担しているこ
とが分かる。圧縮側は、その後も負担率は 0.5 でほぼ一定である。一方、引張側は、代表
変位が±10mm 程度まで柱の負担率が上昇し、その後、0.65～0.70 程度の負担率で一定と
なった。 
図５に基礎回転時の耐力壁および柱構面が負担した圧縮･引張変動軸力を示す。圧縮側

では、図６に示したとおり、耐力壁および柱はほぼ等しい圧縮変動軸力を負担している。

一方、引張側の耐力壁の負担変動軸力とは、引張側壁脚部での直交基礎ばりを介して地面

に流れる軸力分と考えられる。直交基礎梁の曲げ強度は、上端引張時 54.39kN･m、下端引
張時 53.02kN･m であり、内法長さ L=1.35m より曲げ降伏時せん断力は Q=79.48kN とな
る。基礎梁曲げ降伏時には、基礎ばり２本分では 158.96kN の軸方向力を直接地面に伝え
ることが出来る。耐力壁側柱の長期軸力計算値が 140.09kN であるため、耐力壁構面引張
側では 299.05kN の引張変動軸力を負担できる計算となる。図５には、直交基礎ばり降伏
時の負担変動軸力(299.05kN)を併せて示している。耐力壁構面の負担引張変動軸力は、ほ
ぼ直交基礎ばりの計算耐力で頭打ちとなっていることが分かる。 
図６に各層での柱および耐力壁構面の負担変動軸力を示す。圧縮側では、柱構面と耐力

壁構面の負担している変動軸力はほぼ等しく、ほぼ支配面積分を負担していると考えられ

る。一方、引張側は３層、５層ともに耐力壁構面は殆ど引張変動軸力を負担しておらず、

ほぼ全てを柱構面が負担している。これは、上層部も含めて、引張変動軸力のほぼ全ては

剛節架構で負担する必要があることを示している。 
図７に基礎固定時の柱の変動軸力負担率を示す。試験体は基礎回転時の加力後に基礎を

固定して加力したため、図から試験体には少し負側に残留変形が残っていたことが見受け

られ、原点付近では負担率が若干ばらついている。しかし、±50cm を超える大変形時に

おいては、ほぼ負担率は一定となり、圧縮側の柱で 40～50%、引張側の柱で 60～70%の
軸力を負担している。圧縮側柱は、ほぼ支配面積分を負担しているといえる。 
図８に基礎固定時の耐力壁および柱構面が負担した圧縮･引張変動軸力を示す。圧縮側

では、図７に示したとおり、耐力壁および柱はほぼ等しい圧縮変動軸力を負担している。

また、耐力壁構面側柱の全主筋断面積 Ag は 1524mm2 であり、主筋の降伏強度σy は
353.0N/mm2 であった。また、側柱に作用する長期軸力 N は 140.1kN と計算されるため、
耐力壁構面側柱の全主筋引張降伏時の変動引張軸力は、678kN と計算される。図から、耐
力壁構面の引張変動軸力はほぼ、計算された全主筋降伏時引張軸力で一定となっているこ

とが分かる。 
 図９に基礎固定時の各層での柱および耐力壁構面の負担変動軸力を示す。３・５層では、

１層耐力壁脚部の曲げ降伏後は、圧縮･引張側ともに負担変動軸力はほぼ一定となっている。

最終的には５層は殆ど変動軸力を負担していないことが分かる。柱の主筋量は、耐力壁側

柱と同じく 1524mm2 であり、主筋の降伏強度σy も同じく 353.0N/mm2 である。また、
引張側柱２本に作用する長期軸力 N は 140.1kN と計算されるため、２本の柱の全主筋引
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張降伏時の引張変動軸力は、1216kN と計算される。図中にこの引張変動軸力を併せて示
しているが、何れの柱も全主筋引張降伏に至っていないことが分かる。 
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（基礎回転時） 
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図５ １層柱および壁構面の負担変動軸力 
（基礎回転時） 
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図６ 各層柱および壁構面の負担変動軸力 
（基礎回転時） 
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図７ 柱の変動軸力負担率 

（基礎固定時） 
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図８ １層柱および壁構面の負担変動軸力 
（基礎固定時） 
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図９ 各層柱および壁構面の負担変動軸力 

（基礎固定時） 
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c) 耐力壁架構と剛節架構の負担する水平力 
図 10 に基礎回転時の耐力壁架構と剛節架構の負担水平力を示す。図中には、震度分布

を等分布とした場合および逆三角形分布とした場合の、直交基礎梁曲げ降伏時の１層層せ

ん断耐力（それぞれ 138.2kN および 123.0kN）を併せて示している。直交基礎梁に添付
したひずみゲージでの計測結果から求めた直交基礎梁の曲げ降伏発生点を図中には併せて

示している。ひずみゲージは、正側加力時に降伏する基礎梁にしか添付していないが、降

伏点はほぼ震度逆三角形分布と一致している。また、剛節架構との負担水平力を比較する

と、負側では若干耐力壁の負担水平力が剛節架構に較べて低いが、正側ではほぼ両者は一

致していることが分かる。 
図 11 に、基礎固定時の耐力壁架構と剛節架構の負担水平力を示す。図中には、震度分

布を等分布とした場合および逆三角形分布とした場合の剛節架構全体崩壊形形成時の１層

層せん断耐力（それぞれ 280.6kN および 226.8kN）をあわせて示している。剛節架構の
剛性が大きく低下した点（図中 B 点）は、正側ではほぼ等分布時の全体崩壊形形成時の層
せん断力、負側では逆三角形分布と等分布の間に位置している。その後、耐力壁の負担水

平力がせん断破壊によって急激に低下する C 点以降までは、正側・負側ともに剛節架構の
負担せん断力はほぼ一定となっている。耐力壁構面の剛性が大きく低下した点（図中 A 点）
での割線剛性を考えると、正側の剛性は負側に較べて小さくなっている。この原因として

は、①基礎回転時の耐力壁架構の損傷の影響、②耐力壁架構の基礎部固定度の影響、等が

考えられる。 
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図 10 耐力壁架構と剛節架構の負担水平力  図 11 耐力壁架構と剛節架構の負担水平力 
（基礎回転時）                      （基礎固定時） 
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図 12 に１層層せん断力に対する剛
節架構が負担する水平力の比率と代表

変位の関係を示す。図中には、鉛直荷

重支配面積分を負担した場合の比率

（50%）をあわせて示している。基礎
回転に関しては、図 10 に示したとお
り、負側は正側に比べて若干剛節架構

の負担率が大きいが、およそ 50～60%
であった。また、基礎固定時には、そ

の比率はおよそ 40%程度であった。 
 

 
d) 圧縮側柱と引張側柱の水平力の負担割合 
本節では、剛節架構の中で、変動軸力が圧縮側に作用する柱（正側加力時 Y1 構面）お

よび引張側に作用する柱（正側加力時 Y2 構面）が負担する水平力の割合について検討す
る。 
図 13 に基礎回転時の Y1・Y2 構面柱の負担する水平力の１層層せん断力に対する割合

を示す。正側、負側ともに圧縮変動軸力の作用する柱が水平力全体の 40%程度を負担して
おり、引張側柱は 10%程度の負担率であることが分かる。 
一方、図 14 に示すように基礎固定時には、圧縮側の柱の負担する水平力は 30%程度、

引張側柱の負担する水平力は 10%程度となった。 
図 15 に、基礎回転時に各構面柱が負担しているせん断力と代表変位の関係を示す。図

中には、式(4)および図１に示したロードセルで計測された各柱に作用している軸力を用い
て、反曲点高さを柱中央と仮定して計算した曲げ降伏時せん断耐力（図中「計算耐力」を

併せて示している。 
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ここで、 ga ：全主筋断面積、 yσ ：主筋の降伏応力度、 1g ：主筋間距離比、b：柱幅、D：
柱 幅 、 cF ： コ ン ク リ ー ト 強 度 、 N ： 作 用 軸 力 、 ygc aFDbN σ⋅+⋅⋅=max 、

( ) cb FDbgN ⋅⋅⋅+= 1122.0 、 ygaN σ⋅−=min である。 

図から、１階柱は、圧縮・引張側ともに、柱頭は殆ど降伏していないと考えられる。つ

まり、柱の反曲点高さは、柱中央よりも高い位置にあったと考えられる。 
一方、基礎固定時の各構面柱が負担しているせん断力と代表変位の関係を図 16に示す。

基礎固定時には、比較的早い段階（±50mm 付近）で、引張側柱は柱頭･柱脚ともに降伏

したと考えられ、基礎回転時に較べて、より変形モードが等分布に近づいたと考えられる。 
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e) 転倒モーメントと震度分布 
本節では、試験体脚部に作用した転倒モーメント、および試験体に作用した震度分布に

ついて検討を行う。試験体に作用した１層層せん断力 Q は、式１により計算できる。一方、
この Q を用いて、震度分布が等分布の場合の各質点に作用する加速度 は、各層の質量 m1

および m2を用いて、 

     
21 mm

Qx
+

=&&      (5) 

と計算されるため、震度分布が等分布の場合の転倒モーメント M は、 

    ( )
21

2211 mm
QhmhmM
+

⋅+⋅=     (6) 

と計算される。一方、震度分布が逆三角形分布の場合、２質点目の加速度 は 1x&&  を用いて 

    1
1

2
2 x

h
hx &&&& =       (7) 

と表せる。よって、１層層せん断力 Q より、 1x&&  は、 
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図 13 Y1・Y2 構面柱の水平力負担率 
（基礎回転時） 
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図 14 Y1・Y2 構面柱の水平力負担率 
（基礎固定時） 
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図 15 Y1・Y2 構面柱の負担水平力 
（基礎回転時） 
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図 16 Y1・Y2 構面柱の負担水平力 

（基礎固定時） 
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1221

1 hhmm
Qx
⋅+

=&&      (8) 

と計算される。よって、震度逆三角形分布の場合の転倒モーメント M は、 

    ( )
1221

1
2
2211 hhmm

QhhmhmM
⋅+

⋅+⋅=    (9) 

と計算できる。 
図 18 に基礎回転時の試験体に作用した転倒モーメントと代表変位の関係を示す。図中

には、式６および式９により計算された震度分布が等分布および逆三角形分布時の転倒モ

ーメントをあわせて示している。図から、基礎回転時には震度分布は逆三角形分布に近く、

特に正側大変形時には逆三角形分布を上回り、上層部の震度が大きくなる Ai 分布に近づ
いている。 
一方、基礎固定時の転倒モーメントと代表変位の関係を図 19 に示す。２節に示したよう
に、最後に実施した静的加力（図中「Static」）では、震度分布を屋上階：４階床=1.5：1.0
で固定としたため、実験時の転倒モーメントと逆三角形分布、等分布での転倒モーメント

との比率はほぼ一定となっている。Takatori 入力まででは、若干変動するものの、基礎回
転時に較べて震度分布は等分布側へ近づいていることが分かるが、完全に等分布とはなっ

ていない。 

 
図 20 には、試験体全体と耐力壁構面での等価高さと代表変位の関係を示す。試験体全

体の等価高さは、式２で計算される試験体脚部に作用する転倒モーメント M を、式１で計
算される試験体の１層層せん断力 Q で除して求めた。また、剛節架構の負担する転倒モー
メント M 剛節は、図 21 に示すように、剛節架構に作用する変動軸力 N1 および N2、スパ
ン長さ L を用いて、M 剛節=(N1+N2)･L/2 として算出し、耐力壁構面の負担する転倒モー
メント M 壁は、M- M 剛節として算出した。この M 壁を１階の耐力壁の負担するせん断
力 Q 壁で除して耐力壁構面の等価高さを算出した。 
図から、建物全体の等価高さはほぼ４m 付近で一定であることが分かる。一方、耐力壁

構面の等価高さは、極小さな変形領域では、等価高さは 10m 近くに達しており、耐力壁構
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図 18 計測転倒モーメント 
（基礎固定時） 
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図 19 計測転倒モーメント 
（基礎固定時） 
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面の反曲点高さは壁高さを大きく上回り、純曲げに近い性状を示している。図 22 に示す
壁脚部 Y1 および Y2 構面での目開きと代表変位の関係からも分かるように、目開き量がお
よそ２mm の時点から急速に耐力壁構面の等価高さは低下し、ほぼ試験体全体の等価高さ
と一致している。 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 一方、基礎固定時の等価高さと代表変位の関係を図 23 に示す。基礎固定時では、最終
的には震度分布一定で加力したため、Takatori 入力までの結果で考察を行う。正側加力の
代表変位 50mm 以降を除いて、耐力壁構面の等価高さと試験体全体の等価高さはほぼ一致
しており、ばらつきは大きいもののほぼ４m 程度であった。正側加力の代表変位 50mm 以
降では、耐力壁構面の等価高さはほぼ３m で一定となっている。このばらつきは、例えば
図 24 に示す１層層せん断力－層間変形関係（JMA Kobe 75 入力時）の様に、最大変形付
近で層せん断力が大きく変動していることに起因する。これは、図 25 に示すように、最
大応答付近で最上階の変位が高次モードの影響で大きく、あるいは小さくなることにより、

結果的に等価高さが変動したと考えられる。 
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図 20 建物全体と壁構面の等価高さ 

（基礎回転時） 
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図 22 基礎回転時の壁脚の目開き 
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図 21 剛節架構の転倒モーメント 
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図 23 建物全体と壁構面の等価高さ 

（基礎固定時） 
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図 25 質点の移動と等価高さ 
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図 24 １層層せん断力－層間変形量関係 

（基礎固定：JMA Kobe75） 
 



 115

2) 応答変形及びエネルギー性状 
a) エネルギー入力と最大応答変形 

本試験体においても単位時間当たり(本論では各層の正負最大応答変形時の割線剛性か

ら得た周期)のエネルギー入力と最大応答変形との関係について検討する。図にエネルギー

入力と最上階変形の時刻歴を示す。図より、基礎回転、固定に関わらず、単位時間当たり

のエネルギー入力が最大となる際に最大応答変形が発生していることが確認できる。 
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図 26 エネルギー入力と最上階変形の時刻歴 
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b) エネルギー吸収のモデル化 

 

弾塑性範囲の場合 

 図 27 に示すように RC 造建物のエネルギー吸収量 ES を弾性歪みエネルギーEy と 1 サイ

クル目の塑性歪みエネルギーEds、2 サイクル目以降の累積歪みエネルギーEc、粘性減衰吸

収エネルギーEh の 4 種類に分類し式によってモデル化を行う。なお、Eh は初期剛性比例型

の式となっている。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

ただし、Qc：ひび割れ耐力、δc：ひび割れ時の変形量、Qy：降伏耐力、 

 δy：降伏時の変形量、h：減衰定数、ξ：ループ面積係数、 

 ωe：固有円振動数、ω0：初期固有円振動数、 

 Q0D = K0×δD (K0：初期剛性)、ND：等価な繰り返し数 

 

 式(10)で表されるエネルギー吸収量 ES と入力エネルギー量 ED が等しいと仮定し、δD

について解くと、式(11)が得られる。 

 

 

 

ただし、α=Key / K0 、β= Qc / Qy、γ=ωe / ω0 
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図 27 弾塑性範囲のエネルギー吸収のモデル化 
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降伏変形以下、かつひび割れ時の変形量以上の場合 

 

 

 

 

 

 

 

 図 28 に示すように、エネルギー吸収を分類し、ES は(12)で表す。 

 

 

 

 

 弾塑性範囲と同様に ED=ES としてδD について解くと、(13)が得られる。 

 

 

 

ひび割れ時の変形量以下の場合 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 図 29 に示すようにエネルギー吸収を分類し ES は式(14)で表す。 

 

 

 同様に ED=ES としてδD について解くと、式(15)が得られる。 

 

 

 

 なお、式(12)及び式(13)については、ξ及び ED、ND(弾性スペクトルを用いて算出する

場合)が塑性率の関数となっているため、仮定した応答変形と変形推定式によって得られる

応答変形が等しくなるまで収束計算を行う必要がある。また、推定式の適用手順としては、

弾塑性範囲における収束計算を行い、そこから算出された値が降伏変形以下であれば、式

(13)を用いてもう一度収束計算を行う。更にその値がひび割れ変形量以下である場合は、

式(15)を用いて変形量の推定を行う。 
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図 28 弾性範囲のエネルギー吸収のモデル化 

(δc < δD < δy の場合) 

図 29 弾性範囲のエネルギー吸収のモデル化 
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c) 最大応答変形推定とその精度 

 前節までに述べた手法を用いて基礎回転、基礎固定における応答変形予測を行った結果

を以下に示す。 

① QB-δtop 曲線から包絡線を作成する。 

②トリリニア化を行う。 
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③除荷時剛性の算出 

 図 32 には横軸に塑性率、縦軸に除荷時剛性 K'をとったものを示す。図より塑性率が増

加するに従い K'が低下していく傾向を示す基礎回転時と比較し、基礎固定時の除荷時剛性

はどの塑性率の範囲においてもほぼ一定の値を示す。これは、両固定条件の実験を同一試

験体で行っており、基礎固定時には既にフレーム構面の梁が損傷しているためであると考

えられる。また、変形推定を行う際に、前節で示したように除荷時剛性からξを算出する

が、除荷時剛性を算出する際に最大点でない場合のみを採用したため、基礎固定において

塑性後の除荷時剛性を算出することが出来なかった。その為ここでは簡易的に武田モデル

における除荷時剛性を用いて変形推定を行うこととした。 

 

図 30 QBーδtop 曲線と包絡線 

図 31 包絡線とトリリニア化 
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④ξの算出   

 ξとはループ面積の係数であり、値が大きいほど繰り返しのエネルギー吸収性能は高い

と言うことを意味する。③より得られた K'を塑性率の近似曲線化し、K'より計算したξ、

及び武田モデルを仮定した際のξを図 33 に示す。なお、基礎固定においては塑性後の採用

点が 1 点のみであったため図中に示すことが出来なかった。図より、基礎回転時における

ξは塑性率の小さい範囲では小さな値であるが、塑性率の増加と共にその値は大きくなる。

また武田モデルのξの計算結果は、塑性率の大きな範囲では基礎回転時と比較的近い値を

示すことが確認できる。本実験では基礎固定について検討できなかったが、基礎固定条件

の違いによるξの値の違いについて今後検討の必要があると考えられる。 
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⑤等価 1 質点における骨格曲線の作成 

 表-1 に等価 1 質点の骨格曲線を作成するにあたり算出した等価質量を示す。基礎回転で

は、等価質量が全質量の 6 割、基礎固定では 7 割程度になっていることが分かる。 

 図 34に②により得られたトリリニア曲線を等価1質点における骨格曲線へ変換した図を

示す。 

 

⑥ED、ND の算出 

 表-2 に割線剛性より得られた等価周期、及び入力加速度、応答速度により得られたエネ

図 32 除荷時剛性 

図 33 除荷時剛性 
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ルギー入力量 ED、等価な繰り返し数 ND を示す。また、等価質量より算出した ED1 を示す。 

 

 

Mall Me
基礎回転 51.02 28.12
基礎固定 46.96 32.37  
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Te[sec] ED[kN・m] ND[回] ED1[kN・m]

TOH25 0.19 0.57 3.19 0.32
ELCE37 0.25 6.52 4.09 3.59
KOBE50 0.34 30.66 2.61 16.90
KOBE75 0.40 75.27 3.91 41.48
FKOBE50 0.32 30.13 2.55 20.77
FKOBE75 0.34 69.17 3.39 47.68
FTAKA250 0.49 176.49 1.53 121.67

回
転

固
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⑦推定値の算出 

 表-3 に推定した変形と実験から計測された値を示す。実験値は、最上階における正負最

大変形の平均値から得られる塑性率である。ただし、基礎回転における最終地震動である

KOBE75 については、前入力地震動である KOBE50 が入力された時点でトリリニア化におけ

る降伏点まで変形が達していたため、骨格曲線がトリリニアからバイリニアに近づいてい

ると考えられるため、式(12)における Ey をバイリニアモデルとし推定を行った。 

 また、基礎固定については前述したように塑性後のξについて採用点が少なかったため、

武田モデルにおけるξを使用した。また図 35 からもわかるように、全般的に基礎回転、固

定ともに推定値は実験から計測された最大変形よりも安全側を示し、かつ概ね良い精度を

示している。また、本論では除荷時剛性を簡易に設定したが、除荷時剛性を適切に決定し、

履歴エネルギー吸収を評価することで推定精度はさらに向上すると考えられる。 

表 1 全質量と等価質量 

図 34 等価 1 質点における骨格曲線 

表 2 ED と ND
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実験値 推定値
TOH25 0.08 0.14
ELCE37 0.33 0.59
KOBE50 1.08 1.48
KOBE75 1.73 2.02
FKOBE50 0.56 0.82
FKOBE75 0.80 1.21
FTAKA250 2.04 2.59

回
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固
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表 3 実験値と推定値 

図 35 実験値と推定値 
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3)  部分仮動的実験システムの構築と実験計画 
a) 部分仮動的実験システムの概要 
 今回、構築する部分仮動的実験システムは、試験体の一部のみを構造実験し、その他の

部位を立体骨組解析するものである。例えば、本研究で対象とする６層耐震壁フレームの

場合には、損傷の集中する１階耐震壁と直交基礎梁のみを取り出して実験を行い、他の部

位は解析を行うことを想定する（図 36）。 
 
 

 
 

 
 

図36 部分仮動的実験のイメージ 
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 部分仮動的実験システムでは、実験部位の加力を行う加力制御システム（サーバーコン

ピュータ）と他の部位の解析を行う解析システム（クライアントコンピュータ）の間で、

境界節点での力と変形データをやり取りする通信機能が必要となる。例えば、図 37 の試
験体の場合には、水平１成分と上下２成分の計３成分の力と変形のデータ {F1、 F2、 F3}、 
{D1、 D2、 D3} をやり取りすることになる。 

 
図 37 制御自由度 

b) 通信機能の概要 
解析システムと加力制御システムの間のデータ通信は、ネットワークを介して FTP プロ

トコルによるファイル転送によって行うものとする。加力実験中に、やり取りするファイ

ルは、以下の２種類とし、加力ステップ毎に更新するものとする。 
① 指令値データファイル 
解析プログラムは、次加力ステップの指令値を、加力機の数だけ設定して、指令値デー

タファイルに書き込むものとする。指令制御量は、変位および荷重両方を設定するもの

とし、どちらを使用するかは、加力制御システムの制御ループに依存するものとする。

なお、単位は、指令値、応答値とも、変位は、mm、荷重は、TON とする。 
② 計測データファイル 
加力制御システムは、加力ステップ到達時点の応答値を、加力機分設定して、計測デー

タファイルに書き込むものとする。応答値としては、各加力機の変位、荷重およびマグ

ネスケール変位とする。なお、単位は、指令値、応答値とも、変位は、mm、荷重は、
TON とする。 

③ ステータスファイル 
 指令値データファイルまたは計測データファイルが更新されたことが分かるように、ス

テータスファイルにフラグを設ける。解析システムや加力制御システムは、常にステータ

スファイルをモニターして、データの更新がなされたら読み込むようにする。 
 
c) 加力制御の操作フロー 
図 38 に概略操作フローを示す。まず、使用する加力機の選択、リモート操作およびバ

F1, D1 

固定 固定 

F2, D2 F3, D3

浮き上がり
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ルブ操作を加力制御システムで行い、各加振機への指令値は解析側より入力する。その指

令値により加力を行い、目標値到達後、応答値を解析側から読み取れるようにデータを設

定する。加力制御システムでは、目標値到達後、次ステップの指令値が設定（更新）され

るまで待ち状態とする。解析側では、指令値データ設定後、次の応答値が設定（更新）さ

れるまで、待ち状態として、応答値が更新された場合、次ステップの目標値を演算し、次

の指令値を設定する。 
 

試験条件設定

加力機立ち上げ

試験選択

クライアントプログラム
新サブストラクチャ（仮称）起動

試験開始

解析プログラム起動

解析プログラム側

加力制御システム側

加力機目標値演算

指令値データ書き込み

応答値データ読み込み

指令値データ読み込み

応答値データ書き込み

加力

指令値更新？

Yse

応答値更新？

Yse

 
図 38 部分仮動的実験操作フロー図 
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d) 解析アルゴリズム 
 数値積分法には OS 法（Operator Splitting 法）を用いることとする。図 39 に、OS 法
の解析フローを示し、解析手順を以下に述べる。 
 

 
図 39  OS 法による解析フロー 

 
① 予測子変位の計算（解析用コンピュータ） 

Newmark-β法で、n+1 ステップの地動加速度はゼロと仮定して、予測子変位を計算
する。 

 2
1 }){

2
1(}{}{*}{ tytyyy nnnn Δ−+Δ+=+ &&& β      (16) 

ここに、 }{ ny : n ステップにおける変位、 }{ ny& : 速度、β: 0.25（平均加速度法）、Δt : 
解析時間刻みである。 
予測子変位ベクトル{yn+1*}を用いて、解析部分の内部応力（復元力）を計算し、実験
部分との境界節点における力を求める。次に、境界節点における予測子変位と節点力

を、アクチュエータ位置の変位{D1*、  D2*、  D3*}と力{F1*、  F2*、  F3*}に変換し
て、指令値データファイルに書き込む。 

 
② アクチュエータ制御（制御用コンピュータ） 
制御用コンピュータは、変位  {D1*、  D2*、  D3*} と力  {F1*、  F2*、  F3*} を指令
値データファイルから読み込み、アクチュエータを制御して試験体を加力する。この

とき、制御方法としては、以下の２つのケースが考えられる。 
 ① 変位 {D1*、 D2*、 D3*} に到達するまで加力する。 
 ② 力と変位の組み合わせ {D1*、 F2*、 F3*} に到達するまで加力する。 
今回の試験体に関しては、鉛直方向の剛性が高く、変位制御は困難と予想されるため、

鉛直方向は力で制御するケース②の方法を用いる。次に、目標値に到達後、アクチュ

エータの変位と力を、計測データファイルに書き込む。 

変形・復元力
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i = i+1 

解析用コンピュー 制御用コンピュー

 

TCP/IP
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③ 復元力ベクトルの構成（解析用コンピュータ） 
解析用コンピュータは、計測データファイルから読み込んだアクチュエータの変位と

力を、境界節点の変位と力に変換して、解析部分の内部応力と足し合わせて復元力ベ

クトル{fn+1*}を構成する。 
 
④ 修正子の計算（解析用コンピュータ） 
復元力ベクトル{fn+1*}を用いて、次のステップの地震入力に対する応答変位（修正子）
を、次式により計算する。 

  ( )
2

111
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1
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01

}{*}{}{
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2
1}{}{

}]{[*}{}{
2
1}{][][][
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Δ+=
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⎣

⎡
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⎠
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⎜
⎝
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⎤
⎢⎣
⎡ Δ+Δ+=

+++

++

++

−

+

&&

&&&&&&

&&&&&&&

β

β

(17) 

ここに、[M] : 質量マトリクス、[C] : 減衰マトリクス、[K] : 剛性マトリクス、 }{ 10 +ny&& : 
n+1 ステップの地動加速度データである。 

 
3-5) 部分仮動的実験計画 
 部分仮動的実験システムの動作検証を目的とした実験を行う。試験体は、図 40 に示す
ように、６層鉄骨フレームの下層部（１層ブレース構面と直交梁）を取り出したものであ

る。 

 
(a) 全体鉄骨フレーム            (b) 実験部位 

 
図 40 動作検証用６層鉄骨フレーム概要 
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動作検証用試験体の立面図を図 41 に示す。 

 
              (a) X 方向立面図                         (b) Y 方向立面図 

 
図 41 鉄骨フレーム試験体立面図 

 
 



 128

(d) 結論ならびに今後の課題 
鉄筋コンクリート造建物に一部連層耐力壁を有する構面が存在する場合の、耐力壁構面

と剛節架構の負担する変動軸力および水平力を検討するため、鉄筋コンクリート造２×１

スパン６層の一部連層耐力壁付き試験体を製作し、壁脚部の固定度をパラメータとした仮

動的地震応答実験を実施した。得られた知見を以下に示す。 
① 圧縮側の変動軸力は、耐力壁構面、剛節架構ともに支配面積分を負担する。 
② 剛節架構内の引張柱の全主筋引張降伏は確認されなかった。 
③ 引張側の変動軸力は、基礎回転時には耐力壁構面は直交基礎梁曲げ降伏時変動軸

力分、基礎固定時には耐力壁側柱全主筋引張降伏時変動軸力分を上限として負担

し、それ以外は剛節架構が負担する。 
④ 水平力は、基礎回転時には、耐力壁構面は直交基礎梁曲げ降伏時転倒モーメント

に相当する水平力を上限として負担する。また、１階柱の反曲点高さは柱中央よ

りも高い位置にある。 
⑤ 基礎固定時には、柱の引張変動軸力側は柱上下端、圧縮変動軸力側は柱脚、耐力

壁は壁脚で曲げ降伏し、全層梁端が降伏する全体崩壊形を達成した。 
⑥ 震度分布は、基礎回転時には逆三角形分布に近く、基礎固定時には等分布に近く

なったが、完全に等分布とはならなかった。 
⑦ 試験体全体および耐力壁構面の等価高さはともに、極初期を除いておよそ建物の

2/3（４m）付近で一定となった。 
 ⑧ 最大応答変形推定に関して、応答時においてある単位時間に入力されるエネルギ

ーが最大となるときに最大応答変形が発生していることを確認した。 
⑨ エネルギー釣合から最大応答変形を推定した結果、概ね良好な精度であることが

確認された。 
 また、構造物の一部分のみを取り出した仮動的実験により全体挙動を把握する部分仮動

的実験に関して、加力アルゴリズム、加力方法、通信方法について検討し、部分仮動的実

験システムを新たに開発した。さらに、鉄骨フレームを用いた動作検証用実験計画を策定

した。 
今後、部分仮動的実験を実大振動実験と組み合わせて用いることにより、実大レベルの

実験が効率的に計画・実施されるものと思われる。 
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(3) 平成 14～16 年度業務のまとめ  
 
 本研究では、鉄筋コンクリート造建物に一部連層耐力壁を有する構面が存在する場合の、

耐力壁構面と剛節架構の負担する変動軸力および水平力を検討するため、鉄筋コンクリー

ト造２×１スパン６層の一部連層耐力壁付き試験体を製作し、壁脚部の固定度をパラメー

タとした仮動的地震応答実験を実施した。 
初年度には、振動台実験に用いられた試験体を仮動的実験においても加力可能なように

試験体形状、加力方法、計測方法の検討を行った。大ひずみを受ける主筋の溶接方法につ

いて、鉄板の厚さ、溶接長さ、ザグリの形状、半自動溶接の導入など改良を行った。試験

体の基礎部分は、基礎浮き上がり試験体ではフレーム部分の基礎を完全固定、耐力壁下を

振動台実験と合わせた。また、高剛性構造物となる本試験体に対する仮動的実験の可否を

検討した。試験体は、耐震壁架構があるため、水平剛性が高くなり仮動的実験の実施が危

惧されるが、等価な 1 自由度系の剛性は約 123kN/mm であった。1988 年にＲＭ５階建の
実物大試験体に対し、最大耐力 9000kN、頂部変形 70ｍｍを経験した後に仮動的実験が実
施された。等価剛性は約 130kN/ｍｍで、今回の試験体とほぼ同じ剛性である。したがっ
て、仮動的実験の実施は可能であると判断された。さらに、静的・動的解析を行い、解析

結果より検討した条件から、仮動的実験に必要となる加力装置の剛性、強度等を決定した。 
次年度には、振動台実験に用いられた試験体と同じ仕様で仮動的実験用の試験体を作成

した。この際、基礎、静的アクチュエータの加力用冶具、計測システムなど、仮動的実験

をする上で新たに作成・変更した。引き続き、振動台実験で使用された地震動を入力とし

て、仮動的実験を実施した。仮動的実験では、振動台実験とは異なり加力時間がかかるた

め、すべての地震動波形を入力せずに、応答に影響すると考えられる主要動部分のみ入力

した。  
載荷は、４階と R 階のアクチュエータにより行った。当初、６層すべてのアクチュエー

タを使用する予定であったが、試験体の剛性が高いため、制御が困難なことが分かり、２

つの層のみで加力した。剛性の高い建物の多点載荷方法は、今後の研究課題である。仮動

的実験は、耐震壁基礎の浮き上がりを許容した（基礎回転）試験体について、まず行い、

その後、耐震壁基礎を固定して、さらに実験を行った。基礎回転の場合の最大ベースシア

は約 500kN、基礎固定の場合は約 780kN であり、ともに仮想仕事法により求められる値
よりも若干大きめの値となった。実験後、得られたデータから、試験体の損傷分布や、作

用応力の分布について検討した。基礎回転の場合に、耐震壁のひび割れが１階よりも２、

３階で多くみられた。さらに、１方向漸増載荷解析を行い、仮動的実験との比較を行った。

降伏メカニズムや荷重変形関係とも、実験結果と比較的よく整合した。 
最終年度には、仮動的実験データの分析を引き続き行い、耐震壁立体フレーム構造の地

震時の連層耐力壁構面と剛節架構での水平力および軸力の負担割合を明らかにした。また、

基礎の固定条件の違いによる各試験体の応答変形及びエネルギー性状を比較し、エネルギ

ー釣合に基づく最大応答変形予測手法を適用して、本試験体の最大応答変形が概ね安全側

に評価できることや、妥当な精度を有していることを確認した。さらに、構造物の一部分

のみを取り出した仮動的実験により全体挙動を把握する部分仮動的実験に関して、加力ア

ルゴリズム、加力方法、通信方法について検討し、部分仮動的実験システムを新たに開発
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した。さらに、鉄骨フレームを用いた動作検証用実験計画を策定した。 
連層耐力壁を有する鉄筋コンクリート構造物に対して、より合理的な耐震設計法を確立

するためには、連層耐力壁構面とオープンフレーム構面の水平力および軸力負担割合およ

び耐力壁脚の固定度が建物全体に与える影響を検討することが不可避である。しかし、実

験的にこれらを検討するためには、比較的大規模な立体架構試験体を要するため、その検

討例は殆ど無い。本研究における連層耐力壁構面脚部の固定度をパラメータとした仮動的

実験により、地震時の連層耐力壁構面と剛節架構での水平力および軸力の負担割合を明ら

かにすることができた。 
 また、実大構造物全体を実験しなくても、その一部分の破壊実験結果から全体の挙動を

捉えることができる部分仮動的実験システムを開発することができた。 


