
論文　圧縮抵抗型ブレースを用いて耐震補強されるＲＣピロティ架構
　　　の剛性・強度・変形の評価

岡元夕弥*1・塩屋晋一*2・大川光雄*1

要旨：圧縮抵抗だけするブレースを用いて既存の RC造ピロティ架構を耐震補強する方法
に関する研究である。ピロティ架構の構造的特徴を利用して簡素で効率の良い補強方法

を目指している。本論文では，ブレースにより補強された架構が全体曲げ降伏する場合

の層せん断力－層間変形関係を評価する目的で，その関係をモデル化して初期剛性や剛

性が急激に低下する時点の強度・変形，全体曲げ降伏時の変形を評価する基礎式を誘導

した。これによる計算結果と既に行っている架構試験体の実験結果と比較して，全体曲

げ降伏する時点まではほぼ推定できることを明らかにした。
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1.はじめに

　筆者ら1)は圧縮抵抗型ブレースを用いて既存の

RC造ピロティ架構を耐震補強する方法について
研究を行っている。この方法の補強設計を行うた

めには,ブレースで補強した架構の剛性,強度,

変形の評価方法を整備する必要がある。

　本論文では補強されるピロティ層の水平剛性,

強度 ,変形の評価方法と検討結果を述べる。

　評価方法は設計で用いることを前提に各項目の

量を評価する基礎式として整理した。

２．補強方法

　補強方法1)は図－１(a)に示すようにRC壁と一
体となった2階梁と,基礎フーチングと一体となっ
た基礎梁を,圧縮抵抗だけするブレースで連結す

ることによりピロティ層の水平剛性と耐力を増大

させる。また,水平力に伴う柱の変動圧縮軸力をブ

レースに吸収させて柱の高軸力状態を回避する。

ブレースは引張抵抗させないため,接合部の詳細

と工事が簡素になる。

３．層せん断力－層間変形関係の特徴

　図－１(b)に補強した架構が水平力を受ける場

合のピロティ層の層せん断力－層間変形関係の特

徴を模式的に示す。補強により層の水平剛性・水

平耐力は増大する。太実線の関係はピロティ層が

全体曲げ降伏する場合(Type Ⅰ)である。既に行っ
ている架構の加力実験の結果から,剛性が急激に

変化する時点が次のように挙げられる。

　引張側柱の柱脚での曲げひび割れが生じる時点

(A時点),引張側柱で柱断面が全引張状態になり,柱
の中央高さ付近で輪切り状の水平のひび割れが生じ

る時点 (B時点 ),引張側柱が全引張降伏して最大耐
力に達する時点(C時点)である。この後は,圧縮側
柱が限界変形に達するか,または繰り返し加力によ

る圧縮側柱の水平剛性の低下に伴ってブレースの軸

力が増大し,ブレース上下と梁との接合部が支圧破

壊して層の限界変形 (D時点 )に達する。
　Type Ⅰのほか，最大耐力が決定する破壊形式と
しては , ブレースの接合部が支圧破壊する場合

(TypeⅢ )やその脆性的な支圧破壊が生じる以前
に圧縮ブレースを圧縮降伏させる場合 (TypeⅡ )
がある。これらの荷重－変形関係2)も最大耐力時

まではほぼ全体曲げ降伏するType Iの関係に沿う。
　本論文では全体曲げ降伏する TypeIの層せん断
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図－1 ピロティ層の層せん断力－層間変形関係の特徴
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力－層間変形関係の弾性剛性とA,B,C時点の層せ
ん断力と層間変形を評価する基礎式を誘導した。

４. 水平方向の弾性剛性

　図－２(a)に示すようにピロティ層が水平力と転倒

モーメントを受ける場合の水平方向の弾性剛性の評

価式を誘導する。架構は左右対称とする。2階以上は
剛体とし ‚回転角θ2と水平変形δ2が生じるものと

する。長期の鉛直荷重は水平方向の弾性剛性に影響

を与えないので弾性剛性の誘導では考慮しない。た

だし，次章以降の荷重と変形の評価では考慮する。

4.1　ブレースの軸変形と軸力

　弾性範囲で対称形状であれば ,図－２(b)に

示すように上階の回転中心はスパン中央位置に

なり ,回転角θ2と点 Hの鉛直変位 VHの関係は

(1.1)式で表される。また圧縮ブレースの軸変形
ΔBは図－２(c)のようになり,式で表すと (1.2)
式となる。引張ブレースも同様である。(1.2)式
に (1.1)式を代入するとΔBは (1.3)式で表される。
圧縮側ブレースの軸力CBは軸剛性KBと軸変形

Δ Bの積として (1.4)式で表される。これに (1.3)
式を代入するとCBは(1.5)式で表される。引張側
ブレースの引張軸力TBの大きさはCBに等しい。

             VH   = θ2･ e/2                                                 (1.1)
     ΔB   =δ2･cosθ + VH ･sinθ          (1.2)
                 =δ2･cosθ +θ2 ･ e/2 ･sinθ              (1.3)
            CB  = KB・ ΔB                                                                 (1.4)

      = KB・(δ2･cosθ+θ2･e/2 ･sinθ)       (1.5)
　ここに,θ：ブレースの仰角,VH：ブレースの上

           側接合点Hの鉛直変形,e/2：スパン中央
           から点Hまでの水平距離

4.2　柱のせん断力と軸力

　左右の柱の曲げモーメント分布は等しく,柱

の柱頭,柱脚の材端モーメントMAB,MBAは(2.1)
式と (2.2)式で表される。材端モーメントの方
向はθ 2の方向と反対に設定しているので右辺

に負符号をつける。左右の柱のせん断力

CQL,CQRは等しく (2.3)式で表される。(2.3)式
に (2.1)式 ,(2.2)式を代入し ,部材角 Rはδ 2/ h
とおけるので CQL,CQRは (2.4)式で表される。

MAB  = - 2EC・K・(θ2 -3R)                   (2.1)
 MBA  = -2EC・K・(2θ2 - 3R)                  (2.2)
CQL   =   CQ R = (MAB + MBA) / h                  (2.3)

=  -2EC・K・(3θ2  - 6δ2 / h ) / h           (2.4)
　ここに, EC：コンクリートのヤング係数,

           K：曲げ剛度 (=I /h),h：柱の可撓長さ,
                     I：柱の断面 2 次モーメント

　左右の柱の変動軸力ΔCNL,ΔCNRは方向が反対で大

きさは等しい。柱の軸変形ΔCは(2.5)式で表される。柱
の軸剛性をKCとすると,ΔCNRは(2.6)式で表される。

ΔC   = θ2･L / 2                                    (2.5)
ΔCNR  = KC･ΔC = KC･θ2･L / 2                (2.6)

　ここに, KC：柱の弾性軸剛性 (=EC･AC /h)
          AC：柱の断面積,L：スパン長さ

4.3　水平力の釣り合いとモーメントの釣り合い

　水平方向の釣り合い式は (3.1)式となり,A点ま
わりモーメントの釣り合い式は (3.2)式となる。

           P =   CQ L + CQ R  + TB･cosθ +  CB･cosθ
               = 2･CQL + 2･CB･cosθ                          (3.1)
  　   P･hp  = MAB - TB･sinθ ･XE

             +CB･sinθ･ XG + MCD  + ΔCNR･L
   = 2･MAB  + CB･sinθ･S + ΔCNR･L            (3.2)

　ここに, XG,XE：A点からG点とE点までのそ
         れぞれの水平距離,S：左右のブレース
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図－２　弾性範囲の応力状態と変形機構
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         の接点間の水平距離 ( = XG - XE )
               hp:水平荷重の重心高さ

4.4　θ2と層の水平弾性剛性 Kp

　(3.1)式を (3.2)式に代入し,そこに (1.5)式,(2.1)
式,(2.4)式および (2.6)式を代入するとθ 2が (4.1)
式で表される。この (4.1)式を (1.5)式,(2.4)式お
よび (2.6)式に代入し,それらを再度 (3.1)式に代
入すると(4.2)式として表される。1階の層の水平
剛性 Kpは (4.3)式で表される。

    θ2    = λ･δ2                                            (4.1)
           P =  Kp･δ2                                    (4.2)
　 　 Kp =  (d1･λ +b1)                                   (4.3)
　ここに, λ =  (a1 - b1･hp) /(-c1 + d1･hp)
         a1=  CKO･h + KB･cosθ･sinθ･S
         b1=  2(CKO + KB･cos 2θ )
         c1=  - CKO･h2/3  +  KB･sin2θ･e /2･ S + 0.5KC･L2

         d1=  - CKO･h  +  KB･e･sinθ･cosθ

 CKO (=12EI/h3)：柱頭・柱脚の回転角が零の時
の柱の水平剛性,KB：ブレースの弾性軸剛性

4.5　水平弾性剛性の略算

　図－２(d)に示すように 2階以上は回転が生
じず,平行移動するものとする。(4.1)式におい
てθ2は零となり,λも零となる。(4.3)式より,こ
の場合の水平剛性Kpoは (5)式で表される。

Kpo = b1 =  2 (CKO + KB･cos 2θ)                 (5)

　図－３に hp/hを変化させた場合の Kpと Kpo
の比の変化を示す。ヤング係数 , 寸法等は 7.1

節で後述する試験体に合わせている。 hp/hが約
1～ 7の範囲では Kpと Kpoの誤差は 10%以内
であり ,Kpoで Kpをほぼ評価できる。

５. A時点の水平荷重 PAと水平変形δA

　A時点は引張側柱の柱脚で曲げひび割れが生じ
る時点である。ひび割れモーメントの評価には軸

力と曲げモーメントを考慮する必要があり、弾性

剛性で取り扱わなかった長期の鉛直荷重による柱

の長期軸力も柱の軸力に加算する必要がある。

(2.6)式の軸力は変動軸力を意味するので,長期
軸力N0を考慮した引張側柱の軸力CNLは (6.1)式
で表される。圧縮力を正としている。軸力と

モーメントを受ける柱の曲げひび割れモーメン

トMcrは (6.2)式で表される。引張側柱MABが

Mcrに達した時にひび割れが発生するものとす
る。(2.1)式においてMABをMcrとし ,(6.1)式
と (6.2)式を代入して (6.3)式が求められる。

      CN L  =  N0-KC･θ2･L/ 2                      (6.1)
Mcr  = σt･Z+ CNL･Z / AC                    (6.2)

    θ2   =  a2 / b2･δ2 + c 2 / b 2                   (6.3)
　ここに,a2  = - 0.5CKO･h
         b2  =   0.5･KC･L･Z/AC- CKO･h2/6
                c 2  =  σt･Z+ N0･Z /AC

        N0:長期軸力,σ t (= 0.56√FC)：コンクリート
    の曲げ引張強度,Z：柱の断面係数
     FC：コンクリートの圧縮強度

　このθ2 

2について整理する。これがA時
点の水平変形δA となり , (6.4)式で表される。
(6.4)式を (4.2)式に代入すると ,その時の水平
荷重 PAが (6.5)式で表される。

      δA   =  c2 2 /｛ b ･(λ-a 2 / b2)｝                       (6.4)
            PA  =  Kp･δA

                   =  (d1･λ＋b1)･c2  /{ b2･(λ-a2  / b2)｝     (6.5)

６. B時点の水平荷重PBと水平変形δB

6.1　方針と仮定

　B時点の応力状態をモデル化して水平荷重を評
価し，この時の柱とブレースの軸変形と、水平変形

の関係から，層間変形を求めた。軸変形から求め

た理由は，水平剛性の評価で見られたように変形

を評価するためには柱の曲げ剛性 ((2.4)式中 )を用
いる必要があるが，ひび割れが発生した以降で引

張側柱で軸力が変動する場合に曲げ剛性を精度良

く仮定するのは極めて難しいためである。

図－３  Kp/Kpo－ hp/h関係
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　以下に応力状態と変形機構の主な仮定を記す。

(1)図－４(a)にB時点の応力状態を示す。引張ブ
レースは抵抗しないものとする。左右の柱の反

曲点高さは同じとし，反曲点高さ比で0.6の位

置とする。 引張側柱の反曲点高さ位置に輪切り

状の引張ひび割れが発生する時とし,その柱断

面の引張応力は一様でコンクリートの引張強度

Ftに等しく,FCの1/10とする。この引張軸力は柱
主筋だけで伝達されるものとする。

(2)図－４(b)にB時点の変形機構を示す。2階以上
は剛体とする。圧縮側柱は柱頭・柱脚に曲げひ

び割れが発生した以降では材長が伸びる。これ

を表すために圧縮側柱の材軸の角度をθCとし

て柱の軸力を表す。

6.2　B時点の水平荷重PB

　反曲点高さ位置の圧縮ブレースと圧縮側柱の軸力

の合力の重心位置(点g)まわりのモーメントの釣り
合い式は(7)式で表される。引張側柱の軸力 CNLと重

心位置が特定できれば,同式より水平荷重PB は算

出できる。これらの与え方を次節以降で述べる。

           PB･(hp - yh)  =  CNL･Xg  + W･(Xg - L / 2)        (7)
　ここに,y：柱の反曲点高さ比で 0.6と仮定
         Xg：引張側柱軸から点gまでの水平距離　
          W：鉛直荷重で左右の柱の長期軸力の和

6.3　引張側柱の軸力CNLと柱頭の鉛直変位δLT

　引張側柱の軸力CNLは (8.1)式で表される。柱の
可撓長さ hで生じる伸び変形は (8.2)式で表され
る。これを引張側柱の柱頭の鉛直変位δLT とする。

            CNL  =  0.1･FC･AC                                      (8.1)
  δLT    =  0.1･FC･AC / (AS･ES)･h                (8.2)

　ここに,AS：柱全主筋面積,ES：主筋のヤング係数

6.4 重心位置のＸg

  　圧縮側柱の圧縮軸力CNRとブレースの圧縮軸力

CBを定めると重心位置までの水平距離Xgは(9)式で
表される。

                                        (9)
　
　CNRと CBの定め方は以下のようにする。

　圧縮側柱のθCの方向の軸変形ΔNRは (1.3)式

と同様に (10.1)式で表される。これに柱の軸剛
性αC･KCを乗じて鉛直成分で表すと圧縮側柱の

軸力 CNRは (10.2)式で表される。

          ΔNR =δ2･cosθC  + (θ2･XD’ -δLT)･sinθC     (10.1)
           CNR =αC･KC･ΔNR･sinθC                      (10.2)
　ここに,XD’(= L- g・D/2):点Bから点D’まで
         の水平距離で gは 0.8で評価
          D:柱のせい,αC:柱の軸剛性の低下と

          斜め方向の剛性を修正する係数

　ブレースの圧縮変形Δ Bも (10.1)式と同様に
(11.1)式で表され,これに軸剛性α B･KBを乗じ

て軸力 CBは (11.2)式で表される。

　　ΔB  =δ2･cosθ+ (θ2･XH -δLT)･sinθ      (11.1)
CB   = αB ･ KB･ΔB                                (11.2)

　ここに,XH:点 Bから点 Hまでの水平距離 ,
        αB:ブレースの軸剛性低下率

　鉛直方向の外力と内力の釣り合い式は (12.1)
式となる。右側柱の反曲点高さ位置で外力と内力

のモーメント釣り合いをとると (12.2)式となる。

          W + CNL-CB･sinθ- CNR = 0     (12.1)
         PB･(hp-yh) -W･L/2- CNL･L
                + CB･sinθ･{L- (XH + XG) / 2}= 0   (12.2)

　(10.1)式と(10.2)式から表されるCNR  と(11.1)式と
(11.2)式から表されるCB を，それぞれ (12.1)式に代
入すると (13)式が求められる。

θ2  = (W + CNL  - a3･δ2 + b3･δLT 3)/c             (13)
　ここに,a3 =αB･KB･sin2θ/2  +αC･KC･sin2θC /2

b3 = αB･KB･sin2θ   +αC･KC･sin2θC

c3 = αB･KB･sin2θ･XH +  αC･KC･sin2θC･XD’
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　妥当なδ2を与えると (13)式よりθ2は定められ

る。δ LTは (8.2)式で定められる。これらを (10.1)
式と (11.1)式に代入し,CNRと CBを定めて (9)式に
代入するとXgは定められる。 求めようとしている
荷重時のδ 2と,圧縮ブレースと圧縮側柱の軸剛

性を適切に与えれば,δ2が多少異なってもXgに

ほとんど差は生じない。ここでは実験結果を基に

層間変形角を 1/250rad.としてδ2を与える。この

Xgを (7)式に代入することによりB時点の荷重PB

は算出される。このXg

6.4  水平変形δB

　(10.1)式と (10.2)式による CNRと,(11.1)式と
(11.2)式による CBを,それぞれ (12.1)式と (12.2)
式に代入するとδ2, θ2に関する二つの方程式が

得られる。この連立方程式の解としてδ2は式と

して表現できる。B時点のδ2をδB として式で表

すと (14)式となる。下記 a4における CBは前節で

求められるPBを(12.2)式に代入して求められる。

     δB =  (a4-b4･δLT-c4)/d4                                                    (14)
    ここに,a4 =  CB/ (αB･KB･cosθ)
                 b4 =  {(XH/XD’)-1}･tanθ
          c4 =  XH･CNR･tanθ/XD’･KC･sin2θC

                                d4 =  1-(XH･tanθ/XD’･tanθC)

７. C時点の水平荷重 PCと水平変形δC

7.1   水平荷重 PC

　全体曲げ降伏時の水平荷重PCの評価方法は文献1)

で提案している。引張側柱は柱主筋が全引張降伏し,

圧縮側柱は柱頭・柱脚が曲げ降伏する機構としている。

7.2   引張側柱の柱頭の鉛直変位δLT

　B時点の水平変形の評価と同様に引張側柱の柱頭の
鉛直変位δLTを特定する必要がある。図－５に引張側

柱の変形状態を示す。柱が全引張降伏する時は柱頭

と柱脚の圧縮鉄筋が引張降伏する状態で，この時，中

段筋，引張鉄筋のひずみは既に降伏ひずみより大き

くなっている。これは鉄筋が降伏すると瞬間剛性が

ほぼ零となり,鉄筋に与えられる変形に従うためであ

る。この時の変形状態は図－５(a)のように柱内法長

さhoの区間で柱主筋が降伏ひずみに達して伸びる変
形成分,これに水平変形δ2による傾きRの変形成分
と,柱頭では2階の回転角θ2による戻りの変形成分

が合成された状態と理解できる。柱内法長さhoの区
間ではコンクリートの引張剛性は無視する。図－５(b)

に示すように柱軸位置の伸びは主筋の降伏ひずみに

よる伸び変形δLT1と水平変形角R(=δ2 / ho)による伸
び変形δLT2および2階の回転角θ2による縮み変形

δLT3の和で表される。柱頭の鉛直変位δLTはこれら

の変形の和に等しいものとし，それぞれの変形を以

下に式で表す。

　    δLT1 =εy・ho　　　　　　　　　　　(15.1)
    δLT2 = 2･(R･j/2) =δ2･j / ho 　　　  　 (15.2)
        δLT3 = - j/2･θ2 = -0.5･j･θ2 　　　   (15.3)
        δLT =δLT1 +δLT2  +δLT3　　　　　　 　(15.4)

=εy・ho + j/ho･δ2 - 0.5･d j･θ2 　 (15.5)
　ここに,εy：柱主筋の降伏ひずみ，

j：圧縮鉄筋と引張鉄筋の距離
　
7.3  水平変形δCの評価式
　PCが算出されていると、(12.1)式と (12.2)式と
同様に力の釣り合いよりブレースの軸力 CBと圧

縮側柱の軸力CNRが算出される。B時点の変形と同
様にこのCBとCNRをそれぞれ (10.2)式と (11.2)式
に代入し，それらに (10.1)式と (11.1)式を代入す
ると，δ2とθ2の連立方程式が得られ，これらの

方程式に(15.5)式のδLTを代入してδ2について解

くと(16)式が得られる。Ｃ時点のδ2をδC とする。

         δC = (a5･b5-c5)/(a5･d5-e5)                        (16)
    ここに, a5 = (XH + j/2)･sinθ/ {(XD’+ j /2)･sinθC}
                    b5= CNR /(αC･KC･sinθC)+εy・h・sinθC

                   c5= CB /(αB･KB)+εy・h・sinθ
                  d5= cosθC-j /ho・sinθC

                                e5=  cosθ- j/ho・sinθ

図－５ C時点の引張側柱の変形状態と伸び変形
(a) 柱の変形状態 (b) 柱頭の伸び変形と角度
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7. 実験結果との比較

7.1　対象にする試験体

　筆者ら2)は5階建ての架構を想定した部分架構
の水平加力実験を行っている。図-６に試験体形

状・寸法を示す。ここでは全体曲げ降伏した試験

体PFB-FYの実験結果で評価方法を検証する。実
験の詳細は文献 2)を参照されたい。
7.2　圧縮ブレースの軸剛性

2 kN/mmで，
等価な軸剛性KBeはKBoの約50%で9.09×10 kN/mm
となる。計算ではこのKBeを用いる。
7.3　計算に用いた諸値

　材料特性の値は,初期剛性の計算では弾性範囲

の実験値を用いた。B,C時点ではαC,αBを0.9と
した。これら以外の値は今年度の実験値を用いた。

図－６中に諸値を示している。柱主筋は図－８に

示すように明確な降伏棚を示さなかったので降伏

強度を0.2%オフセットで定めた。このため降伏強
度に対応する真のひずみeεyをεyとした。可撓長
さ hは柱内法長さ hoと同じとした。

7.4　計算による荷重 -変形関係

　上記の方法によりA,B,Cの時点の荷重と変形
を求め，求められる荷重－変形関係と実験結果

を比較して図－９に示す。原点,A,B,Cの 3点
を結ぶ折れ線で実験の荷重-変形関係の包絡線

を概ね近似できている。

8. まとめ

　圧縮抵抗型のブレースを用いて補強するピロ

ティ架構の層せん断力と層間変形を評価する基礎

式を誘導し,実験の荷重－変形関係と比較した。

今回,示した方法で全体曲げ降伏する時点までは

概ね推定できた。今後は曲げ降伏後の限界変形の

評価方法の誘導が課題として残されている。
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図－７
圧縮ブレースのモデル

図－６ 部分架構試験体と特性値(単位：mm)

図－８
応力－ひずみ関係
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図－９ 実験値と計算値の比較
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　圧縮ブレースが接合される上下の梁には局所

的にめり込み変形が生じる。この変形を考慮す

るため図－７に示すようにブレースは上下にコ

ンクリートの軸バネが接合されているものとする。

その軸バネの軸剛性は既に報告している接合部

の支圧実験3)による特性を用い,ブレースの軸剛

性 KBoも別途行った一軸圧縮試験による特性を
用いることにする。これらの試験体の寸法は対

象にする部分架構試験体と同じで,材料特性もほ

ぼ同じである。ブレースは3種類の軸バネが直列に
連結された状態になり,これと等価な軸剛性KBeを
有する一本のバネに置き換えができる。KBeは容易
に求まるが，その過程は省略する。今回の試験体で

はブレース自体の軸剛性KBoは1.79×10
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