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3.2 長周期地震動による被害軽減対策の研究開発 

 
3.2.1 既存高層建物の設計データ分析に基づく都市の耐震性評価 

 
(1) 業務の内容 

(a) 業務の目的 

首都圏で長周期地震動が発生した場合、多大な被害の発生が想定される高層建物を対象

にし、その耐震性能評価および被害軽減を目的として、長周期地震動が高層建物にもたら

す被害を国民に明らかにする。また、本実規模実験で検証される実践的な応答低減手法に

関する研究成果を建築関連団体と連携し指針を取りまとめるとともに、各種業界と本研究

成果を共有し、安心・安全な高層建物の広い普及を最終目標とする。 

 
(b) 平成 22 年度業務目的 

・既存建物の設計資料を保有性能と地理的条件等の視点から整理し、これらの結果と既に

実施したＥ－ディフェンス実験結果を分析し、高層・超高層建物群の耐震性能の評価を

行う。 

・取得した実験データおよび評価内容等を踏まえ、安心・安全な高層建物の広い普及のた

めガイドライン作成の方向性について検討し、骨子案をまとめる。 
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(2) 平成 22 年度の成果 

(a) 業務の要約 

Ｅ－ディフェンスにおいて実施した大規模４層骨組実験におけるデータを詳細に分析

することで、骨組に損傷が生じやすい条件を明らかにする。それを踏まえて、過去の設計

資料を大局的に分析し、既存超高層建物群の保有性能を評価するとともに、地理的条件も

視野に入れて、相対的に被害が大きくなる既存超高層建物の軒高や構造形式を都市ごとに
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整理した。さらに、現在までの研究成果等を踏まえ、超高層建物の高耐震化に資するガイ

ドラインの骨子案を纏めた。 

 

(b) 業務の成果 

1) Ｅ－ディフェンス実験に基づく超高層鋼構造骨組の損傷メカニズム 

a) 概要 

太平洋沿岸において海溝型の巨大地震が発生すると、数秒以上の卓越周期をもつ継続時

間の長い長周期地震動が内陸部に伝わる。特に超高層建物は、長周期地震動に共振する可

能性が高く、骨組の部材には塑性変形が累積するとの指摘がなされている 1)-4)。1970 年代

以前に建てられた初期の超高層建物の柱梁接合部には、スカラップ底にアールを取らない

スカラップが使われており、梁ウェブ高力ボルト接合の設計も現在とは異なっていた 5)。

初期の超高層建物の柱梁接合部の保有性能に関する実験 6),7)では、梁の端部に塑性変形が

多数回繰り返されるうちにスカラップ近傍に歪が蓄積し、最終的に梁フランジの破断に至

る可能性が示されている。 

1995 年兵庫県南部地震を契機に、鋼構造建物の柱梁接合部に関する研究が精力的に展開

され例えば 8)、その成果は鋼構造接合部設計指針 9)などに結実した。同指針は、柱梁接合部

の必要強度を明らかにし、それを上回る強度を保証するための設計法を体系化している。

しかし、中低層建物と高層建物では接合部の詳細と施工方法が異なり、柱梁接合部に関す

る研究のほとんどは、建物ストックの大多数を占める中低層建物を主眼に進められたもの

である。中低層建物では、通しダイアフラム形式を用いた工場溶接接合が一般的である。

それに比べれば、高層建物に見られる、大断面の柱と梁を現場溶接で組み合わせた接合部 

に関する知見は少ない。また、RC床スラブの存在は、梁下フランジの歪を増大させ、柱梁

接合部の変形能力に大きな影響を及ぼすが 10),11)、そうした条件まで組み込んだ実験資料は

極めて限られている。 

本節では、2008 年に実施された振動台実験 12)において取得した実験データを詳細に分析

する。この実験に関する応答評価 13)によれば、骨組内において吸収したエネルギーの 90 % 

程度が、梁の端部の塑性変形に帰するものであった。その柱梁接合部の性状に主眼を置き、

塑性理論に基づく力学モデルから接合部強度比、床スラブと塑性中立軸の関係などを明ら

かにしたうえで、梁端付近の変形性状に床スラブが及ぼす影響を分析する。また、強度と

変形性能を接合部付近の応力状態を参照しながら考察する。 

 

b) Ｅ－ディフェンス実験の条件 

実験では、既存の超高層建物群の平均像として設定された固有周期 2.4 秒の 21 層モデ

ルの地震応答を、サブストラクチャ実験手法により模擬した 12)。図 1 に試験体図面を示す。

下部 4 層を鋼構造骨組とし、その上にコンクリート錘と積層ゴムと鋼製ダンパーを重ねる

縮約層を配した。各縮約層は 5 層分の慣性質量、剛性、また減衰を代表し、慣性質量が位

置する集約層を 9、14、19 層に想定した。鋼構造骨組と縮約層の境界に当たる 5 層の床ス

ラブ上には、2 層分の慣性質量に相当するコンクリート錘を配した。鋼構造骨組の柱脚は

剛強な鉄筋コンクリート梁に埋め込み、このコンクリート基礎梁を振動台に緊結した。 
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鋼構造骨組には、1970 年代の超高層鋼構造物の設計と施工を忠実に再現した。鋼材は

SM490A材とし、柱に溶接組立箱型断面を用いた。表 1 に鋼構造骨組の部材断面と材料試験

試験体骨組（単位: mm）
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に基づく鋼材の機械的性質を示す。梁の試験片は、梁フランジから採取した。柱は内ダイ

アフラムを付けた柱貫通形式である。本実験では、長辺方向の梁G2 と短辺方向の梁G3 を初

期の超高層建物を代表させる断面とした。G2 には梁せい 600 mmの溶接組立H形鋼、G3 には

梁せい 800 mmのハニカム梁（圧延H形鋼H-596×199×10×15 から製作）を用いており、い

ずれの梁も梁せいは、柱スパンの 0.1 倍となる。梁には完全合成梁を満足するのに充分な

スタッドコネクタを取り付け、厚さ 120 mmのRC床スラブを配した。図 2 は、図 1(a)中の実

線で囲んだ部分の床スラブ配筋図（SD295A）である。骨組内部には鉄筋組み込み型のフラ

ットデッキを用いた。また、外周部に張り出す幅 1.0 mの床スラブ内にも、通常必要とな

る配筋を施した。床スラブコンクリートの圧縮強度σ Bは 30 N/mm2であった。 

 図 3 に柱梁接合部の詳細図面を示す。短辺方向の梁 G3 の梁端接合部は、梁ウェブを高力

ボルトで接合したのち梁フランジを現場で溶接する現場接合形式（以降、現場接合部）で、

溶接条件の制約上スカラップの形状と大きさ、裏当て金の取り付け位置、開先の向きなど

が、梁上、梁下フランジ接合部で異なる。また、2、4 層床レベル梁のウェブ接合部には、

せん断力のみ負担すると考えた当時の設計を適用し、梁端が全塑性モーメントに至った時

点の梁せん断力を負担できるよう 9 本の高力ボルトを 1 列配置した。3 層床レベル梁のウ

表1 部材断面と鋼材の機械的性質

断面
降伏強度

(N/mm2)
引張強度

(N/mm2)

　B□-400×400×25×25 343 515

G1 　H-400×200×8×13 426 576
G2 　BH-600×200×9×19 357 532
G3 　Hc-800×199×10×15 373 526

梁
(SM490A)

部材

柱
(SM490A)

図2 床スラブ配筋（単位: mm）
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上端筋
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下端筋
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上端筋
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下端筋
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下端筋 D10@200

表１ 部材断面と鋼材の機械的性質 

図２ 床スラブ配筋（単位:mm） 
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ェブ接合部には、設計上、梁ウェブが負担する曲げモーメントを伝達できる本数を使用し

た。長辺方向の梁 G2 の梁端接合部は、工場で梁ウェブ、梁フランジを柱に溶接する形式（以

降、工場接合部）で、溶接条件を調整できたために梁上、梁下フランジが対称な形をとっ

た。後者は、現在も中低層建物で多用される工場接合に似た形式だが、柱に通しダイアフ

ラムが付かず、梁フランジが柱面に直接に溶接される点が異なる。 

現場接合部の開先とスカラップはガス切断したのち、グラインダで仕上げた。現場接合

部における、梁下フランジの完全溶け込み溶接では、スカラップが干渉することになる。

兵庫県南部地震以後、改訂された鉄骨工事技術指針 14)では、スカラップ底への局部的な歪

集中を緩和するために、開先から 10 mm以上離れた位置で円弧が梁フランジに滑らかに接
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するスカラップ形状を規定しているが、本実験では 1970 年代に一般に用いられていた形状

を模擬し、工場接合部におけるスカラップ底にアールを設けていない。工場、現場接合部

ともに溶接には、炭酸ガス半自動アーク溶接を用いた。現場接合部の梁フランジ接合部は、

4 層 4 パスないし 5 層 5 パスの完全溶け込み溶接とした。UT検査の結果、全ての完全溶け

込み溶接が現行の規定に合格した。溶着金属のシャルピー衝撃値は、温度 0℃で工場溶接

の場合 105 J、現場溶接の場合 88 Jを計測し、奨励される 70 J以上 15) を満たした。 

対象とする柱梁接合部の条件に塑性理論を適用し、鋼梁および合成梁として考えた場合

の全塑性モーメントおよび接合部の最大曲げ耐力（接合部強度）を計算する。ここでは、

過去の研究 11),16)を参照して計算に必要となる諸量を設定する。仮定した応力状態を図 4、

計算結果を表 2 に示す。現場接合部は、梁ウェブのボルト接合部がせん断に加え曲げも負

担するように設計された 3 層床レベルを示している。 fσ uは梁フランジの引張強度、 w σ y

は工場接合部では梁ウェブ、現場接合部ではシヤープレートの降伏強度である。σ Bはコン

クリートの圧縮強度である。また、A f、A rは、それぞれ片側梁フランジ、スラブ鉄筋の断

面積、A cはコンクリートスラブの有効断面積である。 sj M uは、鋼梁として考えた場合の接

合部強度である。梁フランジには引張強度を、梁ウェブとシヤープレートには降伏強度を

用いた。3 層床レベルの現場接合部において、シヤープレートの上下に 4 本ずつ配された

高力ボルト（図 3）の最大耐力に基づく曲げ耐力は、シヤープレートの全塑性曲げ耐力を

上回る（約 1.1 倍）。 b M pは鋼梁の全塑性モーメントである。 cj M uはRC床スラブの協力を見

込み、正曲げ時、および負曲げ時に対して求めた合成梁の接合部強度である。正曲げ時の

床スラブについては、工場接合部、現場接合部とも既往の実験で観察された条件 11)を採用

し、コンクリートの有効圧縮強度を 0.85σ B、有効幅を柱幅（400mm）とした。負曲げ時に

ついては、合成構造設計指針 16)を参照して有効幅を求め、工場接合部では 1400 mm、現場

(a) 工場接合部

fσu

wσy

fσu

0.85σB cA0.85σB cA

wσy

wσy
wσy

fσu fσu fσu

wσy

wσy

rσy rArσy rA
fσu

図4 梁端接合部で仮定した応力状態

(b) 現場接合部（3層床レベル）
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fσu fσu fσu
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鋼梁 合成梁
鋼梁 合成梁

sj M u b M p sj M u cj M u cb M p cj M u cj M u cb M p cj M u

(kN*m) (kN*m) b M p (kN*m) (kN*m) cb M p (kN*m) (kN*m) cb M p

工場接合部 1369 1042 1.31 1693 1377 1.23 1507 1191 1.27

現場接合部
（3層床レベル）

1576 1427 1.10 1991 1914 1.04 1793 1675 1.07

接合形式

鋼梁
合成梁

正曲げ 負曲げ

表2 曲げ耐力計算値と接合部強度比表２ 曲げ耐力計算値と接合部強度比 

 

(a)工場溶接部   (b)現場溶接部（３層床レベル） 
図４ 梁端接合部で仮定した応力状態 
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接合部では 1799 mmとした。この有効幅内の床スラブに定着される鉄筋（図 2）を引張に対

して有効とし、断面積に降伏強度を乗じた。 cb M pは合成梁の全塑性モーメントである。 

表 2 において、鋼梁に対する合成梁の各耐力の増加割合を見ると正曲げでは cj M u / sjM u

と cb M p/ b M pがともに 1.2-1.3 倍程度となった。負曲げでも cj M u/ sj M uと cb M p / b M pがともに

1.1-1.15 倍程度となった。接合部強度と全塑性モーメントに等しい床スラブ強度を仮定し

ているため、工場接合部、現場接合部に関わらず、全塑性モーメント cb M pの方が接合部強

度 cj M uよりも増加の割合が若干高くなり、合成梁の接合部強度比 cj M u / cbM pは、鋼梁よりも

その分だけ小さくなった。 

接合部強度と全塑性モーメントの比は、接合部の破断で決まる変形性能に関連させるこ

とのできる有用なパラメータとして認められている 9)。接合部強度が全塑性モーメントを

大きく上回れば接合部の破断の危険性が小さくなるという考えに基づくが、その裏づけは

鋼梁に対する実験がほとんどである。先に述べたように、塑性理論に基づいて求められる

従来からの接合部強度比は、RC床スラブを考慮したとしても、その値はほとんど変わるこ

とはなく、RC床スラブの存在によって影響を受けて変化する変形能力の傾向を表現できな

い。そこで、RC床スラブが接合部の応力状態に及ぼす影響を同じ力学モデルから考える。

図 4 の応力状態において、梁下フランジから塑性中立軸位置までの距離をxとし、梁せいD

の半分D/2 で除す。梁下フランジにとって、塑性中立軸が梁の中心にあれば 1.0 であり、

この値が 1.0 よりも大きくなるほど、塑性中立軸位置がより上に位置することを意味する。

この値を塑性中立軸比と呼び、正曲げ時を p α bf、負曲げ時を nα bfと表記する。表 3 に計算

結果を示す。鋼梁と考えた場合、正曲げ、負曲げとも等しく、工場接合部、現場接合部と

も塑性中立軸はほぼ中央に位置する（現場接合部は、スカラップ形状とシヤープレートの

位置の条件から 1.08）。RC床スラブの影響が加わる合成梁の場合は、工場接合部の正曲げ

時で 1.63、現場接合部の正曲げ時で 1.53 となり、工場接合部のほうが、現場接合部より

も高い値となった。 

実験では、設計用地震動としてエルセントロ波を採用し、現行の耐震設計基準のレベル

2設計の規定に合わせて最大速度を 0.5 m/sに基準化した（El2）。また長周期地震動として、

東海地震で川崎市に想定される東扇島波（Hog） 17)と、東海・東南海地震で名古屋に想定

表3 梁下フランジから見た塑性中立軸位置

x
D/2

D: 鋼梁せい

D/2

正曲げ 負曲げ 正曲げ 負曲げ

s α p s α n cb α p cb α n

工場接合部
（梁G1） 1.00 1.00 1.63 1.21

現場接合部
（梁G3） 1.08 1.08 1.53 1.27

接合形式

鋼梁 合成梁

工場接合部 600 mm
現場接合部 800 mm

( )
2D

x
ncbpcb =αα

鋼梁も同様

表３ 梁下フランジから見た塑性中立軸位置 
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される三の丸波（San） 18) の 2 つの人工波形も採用した。いずれも、水平 2 方向の加振計

画とした。図 5 に入力地震動のうちNS成分の時刻歴波形を示す。時間軸は地震動ごとに変

えている。振動の継続時間はEl2 で 50 秒程度であるのに対してHog、Sanでは 100～200 秒

となる。入力の最大加速度は、El2 が最も大きく他の約 3 倍であるが、固有周期 2.4 秒に

おけるスペクトル振幅は、El2-NSで 0.8 m/s程度、Hog-NSはEl2-NSの 1.2 倍、San-EWはEl2-NS

の 1.5 倍という関係にある。このスペクトル振幅はいずれの地震動もNS成分がEW成分より

も大きく、NS成分を長辺方向、EW成分を短辺方向に入力した。 

El2、Hog、Sanの順で行った実験において、 El2、Hog加振では、構造体に顕著な損傷は

見られなかった。1 回目のSan（San-1）加振では、短辺方向の現場接合部の一部に破断が

生じた。その後も、長辺方向に対する一方向加振に切り替えて実験を続行し、長辺方向の

工場接合部は、3 回目のSan（San-3）加振において破断が生じ、これを以って実験終了と

した。図 6 に、長辺、短辺方向の各層（1～4 層）に生じた最大層間変形角を示す。El2 加

振では、最大層間変形角が 0.01 rad以下に収まっている。Hog加振では、長辺方向で 0.01 rad

を超える層間変形角を生じたが、短辺方向は 0.01 rad以下に収まった。San-1 加振以降で

地震加速度 (m/sec2)
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0
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地震加速度 (m/sec2)

200100
Hog-NS

0
2.0

-2.0

時刻 (sec)PGA = 1.5 m/sec2

地震加速度 (m/sec2)

10050
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0

4.0

-4.0

時刻 (sec)PGA = 4.7 m/sec2

図5 入力地震動の時刻歴波形

(a) 短辺方向

図6 最大層間変形角の分布
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図５ 入力地震動の時刻歴波形 
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は短辺方向、長辺方向ともに 0.015 radを超える層間変形角を生じた。本実験に関する応

答評価 13)によれば、San-1 とHogの加振において、梁端接合部によるエネルギー吸収の平均

的な値は、El2 加振における平均的な値のそれぞれ 10 倍、および 4 倍に達した。 

計測は骨組内の梁 G2 の端部（工場接合部）、梁 G3 の端部（現場接合部）のすべてにつ

いて、曲げモーメントと回転角の関係を得る計画とした。柱と梁の弾性位置における曲げ

モーメントは、断面に歪ゲージを貼付して軸歪分布から求める。梁端の回転角は、梁端接

合部付近に変位計を水平に設置して計測した水平方向変位から求める。図 1(b)において実

線で囲んだ梁 G2 の端部（工場接合部）、梁 G3 の端部（現場接合部）については、性状を詳

細に分析するために、複数の断面に対して歪ゲージを貼付した。現場接合部のシヤープレ

ートにはパイ型変位計を設置し、シヤープレートのすべり変位を計測した。 

 

c) Ｅ－ディフェンス実験における骨組の詳細分析 

 図 7にSan-1加振における 4層床レベルの梁に対する梁端回転角 bθ の時刻歴波形を示す。

工場接合部と現場接合部には、それぞれ柱面から 1450 mm（梁せいの 2.4 倍）、1670 mm（梁
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図7 梁端回転角と梁フランジ軸変形（San-1加振）

 

 

 

   

 

 

  

  

   

   

図７ 梁端回転角と梁フランジ軸変形(San-1 加振) 
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せいの 2.1 倍）離れた位置に水平変位計を設置した。梁端回転角は、これらの計測変位の

差を計測点間距離（工場接合部は 200 mm、現場接合部は 500 mm）で除して求め、RC床スラ

ブが圧縮側となる正曲げ方向の回転が正となるように示している。梁端接合部は、ほぼ 2.4

秒の周期で多数回の回転を経験しており、図は最大の回転角が生じる 90～120 秒を抜き出

して示している。このときの梁端回転角 bθ と梁上フランジと梁下フランジの軸変形 tf d、bf d

の関係を併せて示す。図においてRC床スラブが取りつく梁上フランジよりも梁下フランジ

の方が軸変形が大きくなることが分かる。梁上フランジは、正曲げのときよりも負曲げの

ときに大きくなり、梁下フランジは、正曲げ、負曲げとも同程度になっている。 

現場接合部については、シヤープレートの上下位置（梁フランジの内側面から 150 mm

内側の位置）にパイ型変位計を設置した。図 8(a)はシヤープレートに 13 本の高力ボルト

を用いた 3 層床レベルの現場接合部に対する結果、図 8(b)はシヤープレートに 9 本の高力

ボルトを用いた 4 層床レベルの現場接合部の結果である。いずれも、シヤープレートの上

位置よりも下位置においてすべりが大きく、上位置においては、常に柱からウェブが離れ

るプラスの方へのすべりを生じている。なお、4 層床レベルの現場接合部は、図 7 の時刻

112 秒で梁下フランジが破断して、すべり性状が変化した（図 8(b)のグレーの線）が、こ

こではそれ以前の値を検討する。接合部破断については次の節以降に詳しく述べる。 

図 7 の関係から、工場接合部の梁端回転角ピーク時 s T 1～ s T 4における梁フランジの軸変

形と、現場接合部の梁端回転角ピーク時 f T 1、 f T 2における梁フランジの軸変形を求めて、

図 9 に示す。時刻 s T 1、 s T 2における 4 層床レベルの工場接合部と、時刻 f T 1、 f T 2における

4 層および 3 層床レベルの現場接合部の梁端回転角は概ね等しい。それらを比較すると、

現場接合部の正曲げ時における梁下フランジの軸変形は、工場接合部のそれの 2 倍以上大
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図8 現場接合部における梁端回転角とシヤープレートすべり変位の関係（San-1加振）図８ 現場接合部における梁端回転角とシャープレートすべり変位の関係(San-1 加振) 
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きくなっている。負曲げ時では現場接合部の正曲げ時における梁下フランジの軸変形は、

工場接合部のそれの 1.5 倍程度になっている。この回転角レベルにおいては、梁上フラン

ジに対する梁下フランジの軸変形の比が、工場接合部よりも現場接合部において相当大き

い。工場接合部もさらに回転変形が進み梁端回転角が 0.015 rad程度になるとその比が大

きくなる傾向にある。 

そこで、水平変位計の関係とパイ型変位計の関係から求めた、中立軸の下フランジ下面

からの高さを図 10 に示す。また、この中立軸の高さを梁せいDの半分D/2 で除した値を中

立軸比と定義する。工場接合部では、梁端回転角が 0.007 rad の時刻 s T 1の正曲げ時にお

いて中立軸比は 1.3、梁端回転角が 0.015 rad程度の時刻 s T 3の正曲げ時において中立軸比

図9 梁端回転角ピーク時の梁フランジ軸変形（San-1加振）
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は 1.6 となった。負曲げについては、時刻 s T 2、 s T 4において、中立軸比がそれぞれ 1.2、

1.3 となった。現場接合部の中立軸の高さは、3 層、4 層床レベルともにほぼ等しく、時刻

f T 1おける正曲げ時の中立軸比はそれぞれ 1.6、1.7、時刻 f T 2おける正曲げ時の中立軸比は

それぞれ 1.5 となった。 

これらの実験結果と先の塑性中立軸の計算値（表 3）を比べると、工場接合部の正曲げ

時では梁端回転角が 0.015 rad 程度の時刻 s T 3で同程度に達するのに対し、現場接合部の

正曲げ時、負曲げ時とも梁端回転角が 0.008 radの時刻 f T 1で塑性中立軸比を超えた。これ

は、現場接合部のウェブとシヤープレートがすべることにより、梁端接合部近傍での局所

的な変形がより支配的であったことを示唆している。 

一方、柱と梁の弾性にとどまる断面における曲げモーメントを求めるために、図 11 に

示す断面位置に歪ゲージを貼付した。各層の柱については、計測した歪から 2 つの断面の

曲率を算定し、その曲率から断面の曲げモーメントを求める。そして、2 つの計測断面の

曲げモーメントから柱に作用するせん断力を求める。また、そのモーメント勾配から計測

断面の曲げモーメントを外挿することで、柱梁節点位置での曲げモーメントを求める。 

梁について、歪ゲージから計測される歪にヤング係数を乗じて応力度を算定する。この

応力が仮定する区分ごとに一様に分布するとみなし、各部分区間の面積を応力度に乗じて

合力を求める。合成梁は曲げモーメントだけに抵抗していると仮定し、軸力を無視するこ

とによって、RC 床スラブ断面に作用する合力が得られる。RC 床スラブの断面に作用する応

力度が断面の高さ方向に一様に分布すると仮定し、鋼梁と RC 床スラブの合力から、合成梁

1,450

北構面

図11 曲げモーメント計測のための歪ゲージ貼付位置（単位: mm）
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断面の曲げモーメントを求める。柱と同様に、2 つの計測断面の曲げモーメントよりモー

メント勾配を求め、その勾配を用いて計測断面の曲げモーメントを外挿し、梁端接合部位

置および柱梁節点位置での曲げモーメントを求める。 

まず、San-1 加振を対象として、柱の歪ゲージから求めた層せん断力と各層の加速度計

から求めた層せん断力の関係を図 12 に示す。縦軸は、各層床の平面重心位置の応答加速度

と各層の質量から求まる慣性力を累加して算出した 2 層の層せん断力である。横軸は、2

層の柱に貼付した歪ゲージの計測歪から算定した各柱せん断力の総和である。プロットは、

ほぼ 45 度線上にあり、別々の計測データを用いて求めた層せん断力がほぼ等しい値を示し

ている。 

このときに、上記の手順に従って柱に貼付した歪ゲージのデータから求めた柱梁節点位

置での曲げモーメントと、梁に貼付した歪ゲージのデータから求めた柱梁節点位置での曲

げモーメントの関係を調べる。図 13 の縦軸は梁から求めた曲げモーメント、横軸は柱から

求めた曲げモーメントである。工場接合部において両者はほぼ一致している。一方、現場

接合部では梁からの曲げモーメントが相対的に小さくなっている。ハニカム梁では梁ウェ

ブの欠損部の影響で平面保持が成立せず、そこに平面保持を仮定して曲げモーメントを求

めたことが原因と考えられる。 

以上を踏まえて、本論では以降の検討において、工場接合部に作用する曲げモーメント

に梁の歪ゲージから求まる値を用い、現場接合部に作用する曲げモーメントに柱の歪ゲー

ジから求まる値を用いる。 
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図 14 に図 1(b)において実線で囲んだ範囲における梁端接合部に作用する曲げモーメン

ト（接合部モーメント） j Mと梁端回転角 bθの関係を示す。この範囲の工場接合部はSan-1

とSan-2 の加振では破断せず、San-3 の加振時に 4 層床レベルの工場接合部の梁下フランジ

が破断した。現場接合部は、San-1 の加振時に 4 層床レベルの現場接合部の梁下フランジ

が破断した。図中の接合部モーメント j Mと梁端回転角 bθの関係は、工場接合部と現場接合

部のいずれにおいても、梁下フランジの破断前には安定した履歴を示すとともに、破断後

の急激な耐力低下を表している。 

本実験では、工場接合部 12 ヶ所、現場接合部 12 ヶ所について、図 14 と同様の接合部

モーメントと梁端回転角の関係を計測した。図 15 には、各接合部における正曲げ側、負曲

げ側の最大接合部モーメント j M maxを並べて示している。図中には表 2 で示した合成梁の全

塑性モーメント cb M pと接合部強度 cj M uをそれぞれ太線と細線で示している。いずれの接合

部も最大接合部モーメントは、接合部強度の計算値に至らない。工場接合部は、正曲げ側、

負曲げ側ともに全塑性モーメント計算値とほぼ等しい。現場接合部は、正曲げ側において、

破断した接合部が全塑性モーメント計算値の 0.7 倍程度となっており、破断しなかった接

合部が 0.8 倍程度となっている。負側は、いずれも全塑性モーメント計算値の 0.9 倍程度

となっている。 

 

 

 

 

 

図13 パネル中心での曲げモーメントの釣合い（San-1加振）
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図 13 パネル中心での曲げモーメントの釣合い(San-1 加振) 
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図 14 で示した工場接合部と現場接合部には、歪ゲージを図 16 に示す位置に貼付した。

以降では、実験における最大接合部モーメントに対応する正曲げ時ピーク（工場接合部は

s T 3、現場接合部は f T 1）と負曲げ時ピーク（工場接合部は s T 4、現場接合部は f T 2）を対象
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図14 接合部モーメント－梁端回転角関係
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として、このときの歪ゲージの計測値から梁端の強度特性を考察する。図 16 のA断面にお

ける歪を図 17 に示す。降伏歪を大きく超える歪を繰り返し受けた箇所については、降伏歪

を超えるように表記している。工場接合部では、上下フランジとも降伏している。現場接

合部では下フランジは降伏しているが、上フランジは降伏歪の半分程度にとどまる。以下

では、ウェブの歪について考察する（ w ε 1、 w ε 2、 wε 3：1 位置、2 位置、3 位置）。工場接

合部において、梁上フランジに近い 1 位置の梁ウェブ歪は、ほぼ 0 となり、中央の 2 位置

の梁ウェブ歪は、降伏歪の 50 %を下回る。1 位置は中立軸付近と解釈できるが、2 位置の

歪レベルからみれば、計算で仮定した全塑性状態に完全には至ってはいない。現場接合部

においては、負曲げにおいて 1 位置、2 位置の歪はほぼゼロで、3 位置において、降伏歪の

20 %程度の値になっている。正曲げ側においては、相対的に大きな歪が生じており、1 位

置と 3 位置がほぼ同程度になっている（降伏歪の 40-50 %）。2 位置が小さくなるのはハニ

カム梁の断面欠損の影響である。また、負曲げ側の歪がほぼゼロであることから、繰り返

しすべりを受けるなかでシヤープレートとウェブの摩擦抵抗はほとんど期待できないこと

が示されている。 

工場接合部の梁と現場接合部の梁のいずれも、図 16 の B 断面では、弾性にとどまった。

先に説明した方法から、それぞれの断面の負担軸力を求めて図 18 に示す。なお、先に述べ

図16 梁端接合部近傍の歪ゲージ貼付位置（単位: mm）
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図17 梁端回転角ピーク時におけるA断面の歪（San-1加振）
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図 16 梁端接合部近傍の歪ゲージ貼付位置(単位:mm) 

図 17 梁端回転角ピーク時における A 断面の歪(San-1 加振) 
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たとおりハニカム梁にこの方法を適用すると、軸力レベルを小さく評価する可能性がある

が、ここではそのまま考察を進める。図 18(a)に示す工場接合部は、正曲げ側、負曲げ側

とも梁下フランジは降伏時の軸力の 90 %以上に達している。正曲げ側における RC 床スラ

ブは、それとほぼ同程度の軸力を負担している。負曲げ側においても、RC 床スラブは梁上

フランジと同等の軸力を負担している。図 18(b)に示す現場接合部においても、正曲げ側、

負曲げ側とも梁下フランジは降伏時の軸力の 85 %以上に達している。そして、正曲げ側、

負曲げ側とも RC 床スラブは、それとほぼ等しい軸力を負担している。 

図 19 は、図 18 において示したRC床スラブに作用する軸力（スラブ軸力）に対応するス

(a) 工場接合部（ 4層床レベル）

図18 合成梁断面の軸力（San-1加振）
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図19 スラブ軸力から求めた有効幅（San-1加振）
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図 18 合成梁断面の軸力(San-1 加振) 

図 19 スラブ軸力から求めた有効幅(San-1 加振) 
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ラブ有効幅である。正曲げ側は、有効幅内でスラブ圧縮応力度が一様に 0.85σ Bであると仮

定し、スラブ軸力を 0.85σ Bとスラブ厚（120 mm）で除して有効幅を求めた。負曲げ側に対

しては、スラブ軸力が有効幅内にあるスラブ鉄筋の降伏強度によって発揮されていると仮

定し、スラブ軸力に釣り合う鉄筋の本数を求めて（外周部の張り出しスラブ内の鉄筋は全

て考慮）、スラブ鉄筋のピッチを考慮して求めた。図 19(a)の正曲げ側を見ると、工場接合

部は梁端回転角が 0.015 rad程度（ s T 3）において、柱幅の 400 mm程度となった。現場接

合部は、梁端回転角 0.008 rad程度（ f T 1）において、300 mm程度になった。一方、図 19(b)

の負曲げ側を見ると、いずれも骨組内部の床スラブの幅 4 m程度が協力したことになる。

これは、工場接合部の梁方向では、ほぼ全幅に相当し、現場接合部の梁方向でも 2/3 程度

の幅に相当する。また、指針における評価の 2 倍以上の数値となる。本試験体では、一般

的な鉄筋組み込み型のフラットデッキを使い、仕様に従ってスラブ筋が配されている。こ

うした床スラブの配筋条件が、負曲げ時の床スラブの協力に大きな影響を与える可能性が

ある。 

ここで再度、工場接合部と現場接合部に仮定した塑性力学モデルについて考察する。工

場接合部における応力状態は、図 17 および図 19 から全塑性モーメントの計算時に仮定し

た条件にほぼ達していたと判断でき、最大接合部モーメントが計算値に近かったことが理

解できる。一方、現場接合部については正曲げ側、負曲げ側ともにウェブの応力負担が仮

定よりも相当小さかった（図 17(b)）。図 8 のすべりの変位レベルからすると、施工誤差に

よって高力ボルトの支圧力の効きにも差が生まれる。摩擦抵抗にも期待できないことから、

先の力学モデルにおけるウェブの応力負担をゼロと仮定して再度計算してみると、現場接

合部の正曲げにおける全塑性モーメントは 957 kNm となる。この値は図 15 の実験結果の下

限値に相当する。 

本実験ではSan-1 加振で現場接合部が 4 ヶ所、San-3 加振で工場接合部が 2 ヶ所破断し

た。本研究では、接合部モーメントと梁端回転角の関係から求まる累積塑性回転角Σ bθ p

を塑性変形能力の指標として用いる。ここでは、接合部モーメントがゼロの時に残留する

回転角を塑性回転角と考えて全ての加振において経験した塑性回転角を累積した。破断し

図20 累積塑性回転角
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なかった接合部の結果も合わせて、実験結果を図 20 に示す。破断した接合部の累積塑性回

転角Σ bθ pの平均値において、工場接合部の値は現場接合部の値の約 5倍という関係にある。 

現場接合部は、設計段階において、接合部強度比が工場接合部よりも小さい条件にあっ

た。接合部設計指針 9)では接合部強度比を 1.35 以上とすることを推奨しているが、本試験

体では、工場接合部が 1.31、現場接合部が 1.10 となり（鋼梁における評価）、現場接合部

は推奨値を大きく下回る。一方で、接合部破断に対してはRC床スラブの影響を踏まえる必

要がある。同一の梁端回転が与えられたとき、床スラブの存在により引張を受ける下梁フ

ランジから中立軸が離れ引張歪が増大するため、フランジの破断条件が厳しくなる。本論

で定義した、塑性理論から求まる塑性中立軸比を比べると、現場接合部よりも工場接合部

のほうが高い評価となる。しかし、実験において、梁端の変形を測定して中立軸比を求め

てみると、同じ回転角において、現場接合部のほうが工場接合部よりも高くなる。また、

ウェブからの応力伝達自体も期待できない結果となった。したがって、本実験で対象とし

た現場接合部においては、接合部強度比の不足とともに、ウェブの接合条件と床スラブの

存在が相乗的に下フランジの破断に対する条件を厳しくした考えることができる。その結

果、多数回の繰り返し塑性変形に耐える能力は工場接合部よりもはるかに劣った。 

 

d) Ｅ－ディフェンス実験の分析に関するまとめ 

本研究では、一般的な鋼構造建物が長周期地震動を受けるときに経験する梁端の塑性変

形履歴を 4 層の床スラブ付き鋼製骨組に与える実験から、1970 年代の初期に使われた工場

接合部と現場接合部の強度と変形性能を確かめた。本論では、その実験結果の傾向を説明

する材料として、前半に塑性理論に基づく力学モデルから接合部強度比と中立軸比を考察

し、その内容を踏まえて、接合部付近の梁端変形特性を分析した。続いて、骨組内に生じ

た層せん断力から信頼性のある接合部最大強度の算出法を検討したうえで、接合部モーメ

ントと梁端回転角の関係を求めた。 

最大強度の実験値と力学モデルによる計算値を比較しつつウェブから接合部に伝わる

応力伝達レベル確認すると、工場接合部の場合はウェブの応力伝達をほぼ見込めるが、多

数回の繰り返し変形を前提とする現場接合部では、これを無視する必要も生じることが示

された。さらに現場接合部では床スラブの存在が、小さな梁端回転角レベルから中立軸を

上に位置させる。加えて、現場接合部の下スカラップは直接開先に入り込む形をしており、

梁下フランジの完全溶け込み溶接時にも、スカラップが干渉することになる。実験では、

三の丸波加振の 1 回目に現場接合部が破断し、三の丸波加振の 3 回目に工場接合部が破断

した。いずれも、多数回の繰り返し変形によって梁下フランジが破断した。破断までの変

形能力を、接合部モーメントと梁端回転角の関係から得られる累積塑性回転角によって定

量的に評価すると、工場接合部の変形能力と現場接合部の変形能力に 5 倍という差がつい

た。 
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2) 既存超高層建物群の被害予測を見据えた設計資料分析 

a) 概要 

太平洋沿岸において海溝型の大地震が生じ、内陸部に長周期成分が卓越する地震動が伝

わる。高層建物は、骨組が多数回の繰り返し変形を受け、居室は長時間続く横揺れを受け

る。そのような高層建物の長周期地震応答の強さは、都市の地盤特性と建物の応答特性の

関係に依存する。首都圏をはじめとする太平洋側の都市に集中する高層建物群の被害を、

体系的・網羅的な資料に基づいて、大局的に予測する必要がある。本節では、(1) 高層建

物において損傷が集中する柱梁接合部の保有性能に関するデータベースを作成する、また

(2) 各都市において予測される長周期地震動の周期帯に着目して被害が予測される高層建

物群を年代、地区別に選別する。 

 

b) 柱梁接合部のデータベース 

  高層建物に設計時の想定を遥かに超える地震エネルギーが入力されるとき、ダンパー等

により特別な対策がとられていない通常の骨組は、梁の端部において地震エネルギーの大

半を吸収することになる。その梁の端部のエネルギー吸収能力は、多数回の繰り返し変形

を受ける柱梁接合部の塑性変形能力と言い換えることができる。前節における分析によっ

て、現場溶接接合形式において、ウェブの応力伝達不足と床スラブの存在が相乗的に作用

し、下フランジの応力集中と歪集中によって、下フランジの破断に対する条件が厳しくな

ることが明らかになった。すなわち、現場溶接接合形式の柱梁接合部の変形能力は、工場

溶接接合形式の柱梁接合部の変形能力よりも劣る傾向にあり、その度合いについては接合

部強度比まで参照する必要があるが、1995 年の兵庫県南部地震で梁端の破断がとり立たさ

れる前においては、現在ほど柱梁強度比に注意を払う設計は行われていなかった。そこで

以降では、柱梁接合部の接合形式に着目し、特に 1995 年までの設計資料を中心とした分析

を行う。資料として、日本建築センター発行の性能評定シートに基づく高層建物データベ

ース（東京理科大学 寺本研究室作成）を用いる。 

 表 4 に、本研究における年代別の棟数を示す。本研究では、1981 年の新耐震設計法の施

行、1995 年の兵庫県南部地震、2001 年の建築基準法の改正に着目し、年代を決定した。高

層建物データベースは、1966 年～2001 年 5 月の期間で評定を取得した鋼構造建物を対象と

し、柱梁接合部に関する情報を柱梁仕口部、柱継手及び梁継手の項目に分け、追加作成し

た。1 つの建物に複数の構造種別を含む場合は、鋼構造に関する記載を調査の対象とした。

対象建物における低層部、展望部、鉄塔部の柱梁接合部に関する記載は除外した。

 

表 4 年代別対象建物 

年代－1 年代－2 年代－3 年代－4
1966年1月 1981年6月 1990年1月 1995年1月

評定年代 ～ ～ ～ ～

1981年5月 1989年12月 1994年12月 2001年5月
対象建物棟数 173 110 293 205
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 性能評定シートの記載からは判断が明確なもののみを読み取るが、仕口部の接合方法に

関する記載がない場合は、以下に示す条件に従い分類した。 

① 梁継手が現場溶接と記載され、かつフランジが溶接接合、ウェブが高力ボルト及び溶接

接合の場合、梁継手を仕口部の接合と見なす。 

② 梁継手のフランジとウェブが高力ボルト接合の場合、仕口部を工場溶接と見なす。 

 まず、表 5 に、柱部材、梁部材の断面形状の分類を示す。ただし、溶接十字形断面柱の

構造種別が明確でない場合は、鉄筋コンクリート造と見なし調査対象から省く。 

  図 21 に、表 5 で示した断面形状の割合を年代別に示す。図 21(a)の柱部材より、全ての

年代において箱形断面が最も多いことが分かる。特に、Bw は年代とともに増加しており、

年代－3 では全体の 75％を占めている。図 21(b)の梁部材では、年代－1～3 を通して、H

形断面が全体の半分以上を占めていることが分かる。中でも、H 形断面の中で溶接によっ

て組立てられた Hw が最も多い。 

 次に、溶接形式を調査する。建物内で現場溶接を用いた接合部が一ヵ所でもある場合、

その建物の溶接形式を現場溶接に分類する。図 22 に、棟数と工場・現場の溶接形式の割合

を年代別に示す。年代－１～４の全体で、現場溶接が 61%（480 棟）であった。年代別に見

表 5 断面形状 

(a) 柱部

 名称 略号

B

Bw

Bc
Bh
H

Hw

十字型断面 Cr
P

Pg
Pc

記載なし N

H形断面

円形断面

冷間成形円形鋼管

詳細名

箱形断面

遠心力鋳鋼管（Gコラム）

成形円形鋼管，Sコラム

ロールBOX形,BOX形鋼

冷間BOX

ロールH，圧延H，極厚H，I型

溶接BOX，溶接組立BOX，組立BOX形，

BOXプレートビルトアップ，ユニバーサルBOX

熱間成形角形鋼管

ビルトアップH(BH)，組立H，溶接H(WH)，
I形プレートビルトアップ，溶接I

(b) 梁部材 

名称 略号

箱形断面 Bw
H

Hw

Hh
その他 E

記載なし N

L型，T型

H形断面

ロールH，圧延H
ビルトアップH(BH)，組立H，溶接H(WH)，
I形プレートビルトアップ，溶接I
ハニカムH

詳細名

溶接BOX，溶接組立BOX，組立BOX形
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ると、年代－１で 37%（64 棟）、年代－２で 61%（67 棟）、年代－３で 77%（226 棟）、年代

－４で 60%（123 棟）を現場溶接が占める。年代－１～３で現場溶接は増加傾向にある。し

かし、兵庫県南部地震後の年代－４で現場溶接は、年代－３の 77%から 60%に減少している。 

 現場溶接のみに着目したところ、現場溶接で柱部材が箱形断面、梁部材が H 形断面を用

いた組み合わせが、全ての年代において約 90%を占めることがわかった(図 23）。 

 地区別に溶接形式を見ていくと、表 4 に示した年代－１～４の対象建物棟数は全 781 棟

であるが、そのほとんどは主要都市部に集中して分布している。従って、以降の分析は東

京地区（東京、神奈川、千葉、埼玉）の 443 棟（全体の 57%）、名古屋地区（愛知、岐阜、

図 21 断面形状の割合 

(a) 柱部材 

年代－１ 

Cr：3％  

 Pg：8％  

 P：1％  

 Hw：2％  

 

N：5％  

 

M：4% 

 

H：13％  

 Bw：31％  

 

B：33％  

 

年代－３ 

 

Bw：75% 

 

 

 

B：11% 

 

Hw：1% 

 
H：1% 
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N：1% 

 

Bc：1% 
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(b) 梁部材 

年代－１ 

Hw：38% 

 

H：23% 

 
H,Hw,Hh 

 

 

：31% 

 

 

 

Hh：1% 

 

M：1% 
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Hw：62% 

 

H：11% 

 
：24% 

 

 

H,Hw,Hh 

 

 

N：2% 

 

Bw：1% 

 

年代－３ 

 

：32% 

 

 

H,Hw,Hh 

 

 

H：10% 

 

Hw：57% 

 

N：1% 

 

年代-1 

年代-２ 

B：16% 

 

Bw：69% 
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三重）の 35 棟（5%）、大阪地区（大阪、兵庫）の 148 棟（19%）に分類し、3 地区の計 626

棟（80%）に限定して行う。 

 図 24 に、工場・現場の溶接形式の棟数と割合を地区別に示す。年代－１～４を通し、地

区毎に現場溶接を用いた既存高層建物は東京地区で 66%（293 棟）、名古屋地区で 54%（19

棟）、大阪地区 69%（85 棟）を占める。地区の違いによる傾向は特に見られず、3 地区とも

年代－１～３まで増加し年代－４で減少することがわかる。現場溶接の割合が最も多い年

代－３では東京地区で 82%、名古屋地区で 77%、大阪地区で 76%となり 3 地区とも約 80%を

占めるまで増加している。しかし、兵庫県南部地震後の年代－４の現場溶接は、大阪地区

は 48%であり、3 地区で最も少ない値となっていることが確認できる。 

 

その他：11％  

柱部材 B 
梁部材 H 

 

：89％  

(a) 年代－１（64 棟） 

図 23 柱梁部材の組み合わせの割合 

その他：9％  

柱部材 B 
梁部材 H 

 

：91％  

その他：6％  

柱部材 B 
梁部材 H 

 

：94％  

(b) 年代－２（67 棟） (c) 年代－３（226 棟） 

図 24 地区別溶接形式 
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(a) 東京地区（443 棟） 
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(c) 大阪地区（123 棟） 
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c) 予測長周期地震動の卓越周期に着目する既存高層建物の耐震性 

 各地域の予測長周期地震動には、地盤の卓越周期に対応する速度応答スペクトルおよび

エネルギースペクトルのピークが存在する。各地域における超高層建物の中では、特に 1

次固有周期が、その周期帯に入る場合に、相対的に大きな地震応答が生じる可能性が高い。 
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表 6 特定の周期帯と地区全体

 

 

特定の周期帯に該当する範囲 

図 25 周期別総延べ床面積 

 

東京地区 名古屋地区 大阪地区

*1 特定の周期帯における延べ床面積(万m2
) 497.4 23.3 51.1

*2 地区全体の総延べ床面積(万m2
) 1852.9 44.2 354.4

*1/*2 (%) 26.9 52.7 14.4

総延べ床面積 (万 m2) 

 

図 26 1 棟当りの延べ床面積 
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ここで、地盤の卓越周期を東京地区は 4 秒以上、名古屋地区は 2-5 秒、大阪地区は 4 秒以

上と仮定し、各地域の超高層建物の 1 次固有周期を選別することで、被害を受けやすい建

物群を同定する。対象とする超高層建物は、鋼構造建物で用途が事務所の建物に絞る。 

 東京地区、名古屋地区、大阪地区における周期別の総延べ床面積を図 25 に示す。表 6

に特定の周期帯と地区全体の面積比較を示す。3 地区全体で事務所建物は 332 棟あり、枠

内の建物は 36 棟ある。また、3 地区全体に対する枠内の建物数の割合は 11%である。 

 各地区の枠内に該当する建物が長周期地震動による被害を受けた場合、勤務者 1 人当り

の必要床面積を 10m2、延べ床面積に対する貸室面積の割合を 80%と仮定すると 23),24)、東京

で 39.8 万人、名古屋で 1.9 万人、大阪地区で 4.1 万人がより強い影響を受けると考えるこ

とが出来る。総延べ床面積を棟数で割った 1 棟当りの延べ床面積を図 26 に示す。図より、

周期T1 が長くなるにつれ、1 棟当たりの延べ床面積が増加する傾向にある。また、特定の

周期帯に着目すると、それ以外の範囲に比べ 1 棟当たりの延べ床面積が大きい。 

 代表的なコア形式 23),24)を図 27 に示す。各地区における特定の周期帯に該当する事務所

建物を、代表的なコア形式で分類した結果を図 28 に示す。図より、センターコアが全体の

40%を占めていることが分かる。棟数の分布に関する年代別の特徴を見ると、年代－１、３、

４でセンターコアが、年代－２で片コアが最も多い結果となった。地区別の特徴を見ると、

東京、大阪地区はセンターコアが、名古屋地区は片コアが、最も多い結果となった。 

 図 29(a) に建物の高さと建物棟数の関係を示す。図 29(a)より、年代別に見ると、主に

年代－３、４は、高さ 100m 以上で分布している。地区別に見ると、主に東京、大阪地区は、

高さ 100m 以上に多く分布しており、名古屋地区は、100m 未満が大半である。 

 図 29(b) に 1 次固有周期T 1と建物棟数の関係を示す。図 29(b)より、年代別に見ると、

年代－４は、T 1 =4.0 以上 5.0 未満で分布している。地区別に見ると、東京、大阪地区は、

T 1 =4.0 以上に分布しており、名古屋地区は、T 1=2.0 以上 3.0 未満で分布している。  

 図 29(c) に 1 次固有周期T 1にベースシア係数C bを乗じた値T 1・C bと建物棟数の関係を示

す。図 29(c)より、年代別に見ると、年代－１、２は、T 1・C b  = 0.25 以上 0.35 未満の範

囲に分布しているが、T 1・C b = 0.2 未満の建物も存在している。地区別に見ると、東京、

大阪地区は、T 1・C b  = 0.25 以上 0.3 未満で最も多く、名古屋地区は、T 1・C b = 0.3 以上

0.35 未満で最も多い。 

 図 29(d) に基準階面積と建物棟数の関係を示す。図 29(d)より、年代別に見ると、年代

－１は基準階面積 1000m2以上 3000m2未満の範囲に分布し、その他の年代は 5000m2未満の範

囲で分散している。地区別に見ると、東京、大阪地区は、基準階面積 3000m2以上 4000m2

未満で最も多く、名古屋地区は、1000m2以上 2000m2未満の最も多い。 

 以上の分析を基に、既存高層建物のカテゴリを表 7 に示す。 
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図 28 コア形式と棟数の関係 

(d) 基準階

 

図 29 現場溶接を用いた事務所建物の分析 

(c) T1・Cb 

(b) 1 次固有周期

 

図 27 コア形式 
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(a) センターコア 

 年代－1， 年代－2， 年代－3， 年代－4     

 東京地区， 名古屋地区， 大阪地区 

 年代－1， 年代－2， 年代－3， 年代－4     

 東京地区， 名古屋地区， 大阪地区 
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年代 東京地区 名古屋地区 大阪地区
高さ(m) 200 100~130 180~200
周期(s) 5 2.5~3.5 4~5
T 1・C b 0.25 0.3 0.25

1 1500~2500 1000~2000 1000~2000
2 2000~3000 1000~2000 1000~3000
3 2000~4000 1000~2000 2000~4000
1 センターコアセンターコアセンターコア
2 センターコア 片コア センターコア
3 片コア 片コア 両端コア

基準階面積

(m2)

コア形式

 

 

3) 超高層建物の地震被害に関するガイドライン／Ｅ－ディフェンス実験 

 長周期地震動を受ける超高層建物の問題に先鞭を付けたのは、土木学会、日本建築学会

の共同提言 1)である。 

  その後、建築学会の調査委員会では、2 年間の調査研究を「長周期地震動と建築物の耐

震性」 2)として取りまとめている。予測技術により起こり得る事態を予測しようとするも

ので、構成は以下の通りである。 

 1. はじめに（研究の目的） 

 2. 地震動 

 3. 建築構造物 

 4. 避難計画と非構造部材 

 5. まとめ 

 このなかで、2 と 3 の節の検討フローは以下の通りである。 

 ・予測長周期地震動を整理する。 

  ↓ 

 ・超高層建物の設計資料を調べ、既存超高層建物の各種設計値を整理する。 

  ↓ 

 ・既存超高層建物を代表するモデルに対する時刻歴応答解析実施する。 

  ↓ 

 ・最大変形と累積変形に関わる応答工学量を整理する。 

 したがって、下記の観点から建物の性能を表現するに至ってない。 

 ・建物として損傷はどのように進行するのか 

 ・骨組は、結局、壊れるのか壊れないのか 

 ・壊れるならどのように壊れるのか 

 ・予防技術がどのような被害をどの程度防ぐのか 

さらに、居室の被害に関する資料が欠落している。 

本プロジェクトにおいて作成する「超高層建物の地震被害と高耐震化に関するガイドラ

イン（仮称）」の骨子案を以下に示す内容とする。 

 ・「作成の方針」：設計者、構造技術者、防災機関等が利用できる資料集とする。 

 ・「構成」： 

  1. 骨組の耐震性能 

表 7 既存高層建物のカテゴリ 
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  2. 骨組の補強方法と効果 

  3. 非構造部材の損傷 

  4. 室内空間の被害と対策 

 ・「得られる効果」： 

  1. 設計者が建物の所有者および使用者に被害状況を説明できる 

  2. 設計者が所有者および使用者に改修による補強効果を説明できる 

  3. 防災機関が一般市民に被害様相を伝えることができる 

  4. 防災機関が一般市民に対策による被害軽減効果を伝えることができる 

 内容で配慮する点として、実験のケースが限定されていることがある。したがって、前

提条件と実験結果の位置づけを明確にし、実際には個々の建物の条件に応じた判断が必要

であることをわかりやすく明記することを心がける。非構造部材・居室の被害に関わる内

容を合わせて、研究成果を資料集として構成する作業を 23 年度 4 月から開始する。内容は

30～40 ページとし、23 年度中の完成を予定する。また、要約版（パンフレット）を作成し

て実務的利用の PR も図る。 

 
(c) 結論ならびに今後の課題 

 都市に長周期地震動が発生するとき、それを受ける超高層建物群は長時間にわたって強

く揺さぶられる。骨組の損傷、家具の転倒や非構造材の損壊など建物全体としての被害を

未然に防ぐ取り組みが極めて重要である。そうしたなかで、平成 22 年度は、Ｅ－ディフェ

ンスにおいて実施した大規模４層骨組実験におけるデータを詳細に分析することで、骨組

に損傷が生じやすい条件を明らかにした。それを踏まえて、過去の設計資料を大局的に分

析し、既存超高層建物群の保有性能を評価するための資料を整理した。さらに、地盤の卓

越周期などの地理的条件を反映する評価も視野に入れて、既存超高層建物の軒高や構造形

式を都市ごとに整理した。こうした資料を蓄積することで、より実情に近い大局的な被害

の予測も可能となる。今後は、実験データ分析、および関連資料の収集、整理をさらに進

め、超高層建物の高耐震化に資するガイドラインとして研究成果を纏める。 
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鍾 育 霖、 
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構造系論文集  
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1)特許出願 
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2)ソフトウエア開発 

なし 

 

3) 仕様・標準等の策定 

なし 

 
(3) 平成 23 年度業務計画案（Ｅ－ディフェンス振動台実験について） 

 地震時の超高層建物における上層階と下層階で体感される揺れの性質と建物内の家具・

什器や設備等の被害の様相の違いを明らかにし、高層建物の機能維持・避難性・室内安全

性を検証・確認する、Ｅ－ディフェンス実験を実施する。計画している実施項目と共に、

今年度検討した実験計画を以下に示す。 

・地震時の超高層建物における上層階と下層階で体感される揺れの性質と建物内の家

具・什器や設備等の被害の様相の違いを明らかにし、高層建物の機能維持・避難性・

室内安全性を検証・確認するＥ－ディフェンス実規模実験の実験計画と実験を実施す

る。 

・震動実験において、震動特性把握や機能維持等を確保するための方策が適切かつ有効

に評価できるよう実験のパラメーターを設定する。また、実規模実験結果を踏まえて

地震対策に活用できる形で評価内容を取りまとめる。また、サブプロジェクト①から

提供される地震動情報をもとに実験で採用する入力地震動を作成する。 

・建物試験体や設備等の揺れによる応答量に関するデータを取得し、高層建物の地震時

から地震後の機能維持性等を評価する。また、建物利用者等へ地震時の建物の室内被

害・機器被害状況をわかりやすく提示するために、震動実験で揺れている最中の室内

外の映像等を取得する。 

・人体ダミーを用いて人体で体感される振動や、什器などの衝突力を胸部変位計や頭部

加速度計等で計測し、地震による建物の揺れ及び家具・什器や設備等の被害が建物内

居住者に与える影響を評価する。 

図 30 に試験体の基本平面図を示す。約 20 m x 10 m の平面広さを用意し、超高層建物

内のオフィス空間や居室等を忠実に再現する。高さ 150 m 級の超高層建物を想定し、1 次

固有周期を約 4.5 秒に設定する。試験体の立面図を図 31 と図 32 に示す。試験体の高さは

約 15.5 m で、振動台上の積層ゴムを用いた下層用の応答増幅層を設け、鋼構造架構を載せ

る。構造架構には 5 階相当の揺れが生じる。さらにその上に積層ゴムを 6 段重ねる中層高

層用の応答増幅層を配す。そして、試験体上部には 35 階相当の揺れが生じる 2 層の鋼構造

架構を載せる。 

実験では、室内の家具什器、機器、天井、消火設備等の応答量に関するデータを取得し、

高層建物の機能維持性等を評価する。また、建物利用者等へ地震時の建物の室内被害・機

器被害状況をわかりやすく提示するために、震動実験で揺れている最中の室内外の映像等

を取得する。さらに、人体ダミーを用いて人体で体感される振動や、什器などの衝突力を
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計測し、地震による建物の揺れ及び家具・什器や設備等の被害が、建物内居住者に与える

損傷を評価する。 
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図 30 23 年度試験体基本平面図 
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図 32 23 年度試験体立面図（短辺方向） 
 

  

　 　 　 　

吊上時用仮設
(実験時取り外し)
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図 31 23 年度試験体立面図（長辺方向） 
 

  

　 　

　

外壁仮設：ラワン合板t=5.5張り
　実験中取り外し、実験後再取付
　上下取り合いシーリング

外壁仮設：ラワン合板t=5.5張り
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