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要旨： 4 体の 1 層 1 スパン高強度鉄筋コンクリート造骨組みについて，一定軸力下における

繰り返し曲げせん断実験を行い，骨組みの柱の拘束材としての鋼管の肉厚，軸力の大きさ等

が，高強度 RC 骨組みの繰り返し履歴性状に及ぼす影響について調べた。また，鋼管横拘束

RC 柱を用いた骨組みの終局耐力を予測する為の手法を提案し，実験結果との比較でその妥

当性を検証した。 

キーワード：高強度コンクリート，骨組み，鋼管横拘束，耐震性能 

 
1. はじめに 

 帯筋や鋼管などのような横拘束材を用いる拘

束方法はコンクリートの変形性能の改善に有効

であることが良く知られている。帯筋拘束法と

比較して鋼管横拘束法は，1)大量の拘束材を無理

なく配置できる，2)部材の全断面を拘束すること

により，かぶりコンクリートの剥離に起因する

耐力低下や主筋座屈等を防ぐことができる等の

利点を有することから，特に高強度コンクリー

ト部材に適している拘束法といえる。 
著者らは，これまでに鋼管横拘束材を用いた

高性能 RC 骨組み構造の合理的な耐震設計法の

確立を目指して，鋼管横拘束 RC 柱の曲げ圧縮性

状，鋼管横拘束 RC 柱の繰り返し曲げせん断性能

について実験的研究を行ってきた 1),2)。これらの

既往の研究から，鋼管横拘束法は，高強度 RC 柱

の繰り返し性状を向上させるのに非常に有効で

あること，鋼管の板厚は鋼管横拘束高強度 RC 柱

の繰り返し性状に及ぼす影響が作用する軸力の

レベルに従い顕著となることなどを明らかにし

てきた。 
 本論は，これまでの部材に関する研究成果を

踏まえて，鋼管拘束 RC 柱を用いた高強度 RC 骨

組みの履歴性状に関する実験データを取得する

ことを目的として，鋼管の肉厚，軸力の大きさ

及び鋼管内部の補強スチフナの有無が，骨組み

の繰り返し挙動に及ぼす影響を調べたものであ

る。また，骨組みの柱に用いる鋼管による拘束

効果を考慮に入れた高強度 RC 骨組みの，終局耐

力予測法の提案をした。 
 

2. 実験概要及び実験方法 

2.1 実験概要 

試験体は，高層建築の最下階を模擬した 1/4

縮小モデルで，内幅 200mm の角形鋼管により拘

束されたRC柱と帯筋により補強されたRC梁で

構成された，「全体崩壊型」性状を有する 1 層 1

スパンの骨組みである。 

柱の主筋の降伏点応力（fys=347MPa）は一定と

し，12 本の D10 異形鉄筋を断面周辺に均等配置

し，主筋比は 2.13%となっている。また，梁の引

張鉄筋に SD345 の D13 異形鉄筋 5 本を用い，引

張鉄筋比は 1.31%である。梁のあばら筋は，

SD295のD6異形鉄筋を 50mmの間隔で配置して

おり，せん断補強筋比は 0.69%となっている。柱

の内のり高さは 950mm で，アスペクト比が約

4.75 である。また，梁のせん断スパン比は 2.41

である。柱，梁ともに曲げ降伏先行するように
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設計した。実験変数は，軸力比，柱に用いる拘

束鋼管の幅厚比（B/t），および内スチフナの有無

の三つを取った。試験体詳細は図－１に示す。 

コンクリートの設計圧縮強度は 80MPa，使用

したセメントは普通ポルトランドセメントで粗

骨材には最大粒径 20mm の砕石を用いた。鋼管

の幅厚比は 89（板厚 2.3mm），46（板厚 4.5mm）

と 35（板厚 6.0mm）の 3 種類で，軸力比で表し

た軸力の大きさは 0.33 と 0.5 である。試験体の

うち 3 体に用いた鋼管内部には，柱の材端から

1.25D（D は柱の断面せい）の範囲に渡って十字

型の内スチフナを取り付けており，残りの 1 体

の試験体（FT60N50NS）の鋼管には内スチフナ

を取り付けなかった。鋼管は実験室で製作した

もので，その製作過程は次の通りである。まず

目標板厚を有する平板から鉄板を切り出して，

それを内幅 200mmのチャンネル型に成型した後，

継ぎ目を溶接して製作した。なお，内スチフナ

用板には角形鋼管の周辺板と同じ材料を用いた。

引張試験によって得られた平板と鉄筋のヤング

係数，降伏点応力，伸び率等を表－１に示す。 

2.2 実験方法 

一定軸力下における繰り返し曲げせん断実験

は，図－２に示す装置を用いて骨組みの層間変

位角 R により制御した。加力実験はまず，所定

軸力を油圧試験機（能力 5MN）で加えてから，

加力フレームに取り付けられた1MN油圧ジャッ

キを押引きすることによって繰り返し曲げせん

断力を載荷した。予定した載荷プログラムは次

の通りである。まず，R=0.0025rad のレベルで正

負交番 1 サイクルを載荷する。次に，R=0.005rad

と 0.0075rad のレベルでは 2 回ずつ繰り返し載荷

し，R=0.01rad，0.015rad と 0.02rad のレベルでは

それぞれ 3 回ずつの繰り返し載荷を行う。その

後，層間変位角が 0.025rad, 0.03rad 0.035rad と

0.04rad の各レベルでは 2 回ずつ繰り返し載荷を

行う。 

骨組みの層間変位角 R は，左右の柱の両側に

設置した変位計により計測される左右柱の水平

変位の平均で求めた。また，左右柱の水平変位

の絶対値の差は梁の平均的軸変形を表す。鋼管

FL

W

図－２ 加力装置 

Mechanical Properties of the Steels

Notation t (mm) Es (MPa) fsy (MPa) φ(%)
Ｄ6 - 168000 307 －

D10 - 187000 347 19.8
D13 - 190000 395 17.4
PL23 2.3 202000 279 41
PL45 4.5 214000 286 39.2
PL60 6 205000 263 41.5

表－１ 鋼材の力学的性質 

図－１ 試験体詳細 
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表面のひずみ，柱と梁主筋のひずみは計 82 箇所

にひずみゲージを貼付して計測した。 

 

3. 破壊状況 

4 体の骨組みはいずれも設計通りに柱脚と梁

端部に降伏ヒンジが生じる「全体崩壊型」性状

を示した。写真－１には，骨組みの最終破壊状

況例を示す。写真－１に例示されているように，

骨組みは 4 体ともに梁端部の曲げ破壊が観察さ

れた。また，層間変位角 R が 0.005rad レベルで

の載荷段階から，梁端部 1.0D～1.5D（D は梁の

断面せい）の範囲内で，曲げひび割れとせん断

ひび割れが観察され始めた。層間変位角の増大

とともに，ひび割れが徐々に進展し，層間変位

角が 0.02rad 前後の時点から，梁の圧縮側コンク

リートの剥離が始まり，骨組みの耐力低下を招

いた。しかしながら，いずれの試験体も層間変

位角 0.03rad まで軸支持能力を失わなかった。ま

た，いずれの試験体においても，柱脚には鋼管

の膨らみが生じたものの，柱頭には鋼管の膨ら

みが生じなかった。 

また試験体 FT23N50 では，層間変形 0.035rad

のサイクルにおいて載荷側の鋼管柱脚側面の溶

接箇所の破断が観察されたので，載荷はこの時

点で終了した。しかしながら，図－３および図

－７より分かるように，試験体は水平抵抗力が

最大値の約半分程度に低下していたにも関わら

ず軸支持能力を失わず，軸縮みも 2mm（層間では

0.18％）程度と非常に小さく安定していた。 

 

4. 実験結果と考察 

4.1 履歴性状 

図－４には４体の試験体の水平力-変位角関係

を示す。図中の破線と実線で示す直線はそれぞ

れの梁の軸力を 0ｋN と実験耐力の半分と仮定

して得られた骨組みのメカニズムラインである。 

軸力比 0.33 の試験体 FT23N33 では，層間変形

角が 0.035rad まで耐力低下は P-Δ効果分しか生

じておらず，安定した履歴性状が見られた。 

軸力比 0.5 の軸力下において，スチフナで補強

した鋼管を用いた試験体では，最大耐力は幅厚

比が 44 の試験体が幅厚比 87 の試験体を１割程

度上回った。また，変形能力に関しては幅厚比

が 44 の試験体では R=0.03rad における耐力低下

は P-Δ効果分しか見られず，R=0.02rad での耐力

低下は最大耐力の 6％程度と安定した履歴性状

を示した。これに対して，幅厚比 87 の試験体は

R=0.02rad から耐力低下が P-Δ効果以上となり

そのときの耐力低下は 15％であり，変形能力に

及ぼす鋼管の厚さの影響が顕著に現れた。また

内スチフナを有しない試験体は，有する試験体

と比べ最大耐力では約 10％下回り，耐力低下は

R=0.02rad では 14％と，P-Δ効果によるもの以上

となった。しかしながら，いずれの試験体も載

荷終了まで軸支持能力を保持した。 

4.2 鋼管の歪み状況 

図－５に鋼管の初期圧縮フランジ表面のひず

FT23N50

3000

3100

3200

3300

3400

3500

-4 -2 0 2 4

層間変形角 R(%)

載
荷

荷
重

 N
(k

N
)

図－３ 軸力の変動状況例 

写真－１ 試験体の破壊状況 
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み状況例を示す。図中の・で示す点は，正負最

大耐力に達した時点を表す。内スチフナを有す

る試験体の鋼管柱脚部分のひずみ状況に着目す

ると，いずれも内スチフナとの接合部である中

央部分のフープ方向ひずみは圧縮ひずみとなっ

ていることが分かる。これに対して内スチフナ

のない場合は，鋼管柱脚フランジ側中央でのフ

ープ方向ひずみは引張ひずみとなっている。こ

のことは内スチフナが期待通り鋼管の変形モー

ドを変えるように働いたことが分かる。 

骨組みの終局耐力の算定は鋼管が最大耐力時

には降伏するという仮定に基づき行われたが，

図－５より分かるように，内スチフナのない鋼

管で拘束した試験体 FT60N50NS では，試験体が

最大耐力に達したとき（R=0.01rad 前後）に，柱

脚鋼管圧縮フランジ中央のフープ方向ひずみは，

鋼材の降伏ひずみ（約 0.13％）を下回った。こ

のひずみの実測値と仮定の違いは，次章におい

て試験体の実験耐力が計算値を約 4％下回った

主因と考えられる。その他の試験体では耐力時

には鋼管が降伏域に入っていた。 

4.3 梁の軸方向伸縮 

図－６には梁の軸方向変形を示す。なお図中 
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図－４ 水平力－層間変形角関係 
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の軸方向変形は 1500ｍｍで除して％で示した。

梁の軸方向変形は常に伸びる方向（正側）へと

進行し，伸びの最大値は 0.5～0.7％（7.5～

10.5mm）程度であった。このことは，鉄筋コン

クリート骨組み構造の非線形Push-over解析を行

うにあたっては，床スラブの拘束のために梁が

ほぼ軸方向に変形しないことから適用される剛

床仮定を用いる場合に，この床スラブが梁の伸

びを拘束する時に発生する軸圧縮力の影響も梁

断面性状（特に終局曲げ耐力）のモデル化に際

して考慮する必要があることを示唆している。 

4.4 骨組みの柱の軸方向変形 

図－７には骨組みの軸方向変形を示す。柱の

軸方向変形は伸びを正，縮みを負とし，また

1100mm で除して％で示す。柱の軸縮みは鋼管の

拘束度合いが高くなるほど，軸力比が小さくな

るほど小さくなる傾向が見られる。また，最大

軸縮みはいずれの試験体においても 3.85mm 

(0.35%)以下と非常に小さく，鋼管拘束は骨組の

軸縮みを抑制するのに有効であることが分かる。 

 

5. 骨組みの終局耐力の算定と実験結果との比較 

各試験体の終局耐力の算定において，柱と梁

の曲げ終局強度は崎野・孫らによって提案され

た帯筋や鋼管の拘束効果を考慮に入れた算定法
3)を用いて行った。なお，梁の曲げ終局強度の算

定にあたっては，軸力は 0kN および実験水平耐

力の半分の値(VEXP/2)を用いた。また，参考のた

め略算式による梁の曲げ耐力に基づく耐力計算

も行った。骨組みの終局水平耐力は，全ての試

験体が全体崩壊性状を示したことから図－８に

示すような概念図に基づき，式（１）により求

めた。ここで，VC は柱の終局耐力算定値，MBU

と MCUはそれぞれ梁と柱の終局曲げ耐力，LBは

梁の内法スパン（1,300mm），h は柱の内法高さ

（950mm）DB と DC はそれぞれ柱と梁の断面せ

いである。 

   ( )
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水平耐力の計算値(Vcal)と実験結果(VEXP：正負

加力側における最大耐力の平均)を表－２に示す。 

図－８ 終局耐力の算定法モデル 
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図－７ 柱の軸方向変形 
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図－６ 梁の軸方向伸縮 
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いずれの試験体も破壊性状は全体崩壊型となる

ように設計されており，これは全ての試験体に

おいて梁が柱に先行して曲げ破壊をしたという

実験現象と一致していた。 

また，水平耐力の計算値と実験値との比較を

図－９に示す。図－９から分かるように，梁の

軸力を 0 と仮定した場合，計算結果は実験結果

を平均で 19％低く評価している。一方，梁に作

用する軸力は実験水平耐力の半分をとれば，水

平耐力の計算値は実験結果を精度良く評価でき，

実験値と計算値の比は平均値が 1.035，標準偏差

が 0.042 となっている。また，試験体 FT60N50NS

においては計算耐力が実験耐力を 3％程度上回

っているが，これは 4.2 節で述べたように最大耐

力時に想定した拘束効果が得られなかったため

と考えられる。 

以上のことから，梁に作用する軸力の大きさ

を適切に考慮すれば，崎野・孫が提案した算定

式と式（１）を併用することで高強度 RC 骨組み

の水平耐力を精度よく算定できることがいえる。 

また，骨組みの終局耐力を算定する際に，梁

にはいる軸力の影響を無視すると設計値より過

大な耐力となり，想定した崩壊メカニズムが実

現できない恐れがあることに注意を要する。 

 

6. 結論 

角形鋼管を内スチフナで補強することは骨組

みの耐力と変形能力の向上に効果的であると共

に，幅厚比を飛躍的に大きくする（つまり鋼管

を薄くする）ことができることが分かった。内

スチフナで補強された薄肉鋼管を用いた高強度

RC 骨組みに安定した履歴性状を期待する為に

は，軸力比 0.33 の場合では幅厚比 87 程度の鋼管

を用いればよく，軸力比が 0.50 の場合では幅厚

比 44 程度の鋼管を用いれば十分である。 

 また 80MPa 級のコンクリートを用いた場合に

おいても崎野・孫らが提案した等価応力ブロッ

クで柱・梁の耐力を算定すれば，適切な幅厚比

を有する鋼管で柱を補強した RC 骨組みの終局

耐力を比較的簡略かつ良い精度で算定できるこ

とが分かった。 
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FT23N33 FT23N50 FT45N50 FT60N50NS
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略算式 57.5 57.5 57.5 57.5
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VEXP(kN)（実験値） 377.0 382.2 421.5 371.5
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図－９ 骨組み耐力の実験値と計算値の比

表－２ 骨組みの終局耐力算定結果 
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