
*1 豊橋技術科学大学 建築・都市システム学系 准教授 博士(工学) (正会員) 

*2 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) 

論文 SRC 造ピロティ架構の水平耐力に及ぼす枠梁の影響 
 

松井 智哉*1・西村 康志郎*2 

 

要旨：本研究では SRC 造ピロティ架構を対象に，構造性能および弾塑性挙動を把握することを目的に有限要

素解析を用いて検討を行う。また，壁の枠梁が水平耐力性能に及ぼす影響について検討を行う。2 階梁の剛性

および曲げ耐力を大きくすると 1 階層せん断力が増加する結果となり，1 階の柱曲げ耐力を発揮させるため

には 2 階梁が重要であることが確認できた。圧縮側柱において，柱頭のモーメントの減少がみられるが，梁

の鉄骨の降伏および下端鉄筋の圧縮降伏に起因すると考えられる。 

キーワード：SRC 造，ピロティ架構，有限要素解析，枠梁，2016 年熊本地震 

 

1. はじめに 

 ピロティ型建築物については，1995 年兵庫県南部地震

で被害が顕著であったこと，構造関係技術基準解説書

2007 年版の付録 1-6.2 節で層崩壊形式を許容する設計法

が示されたことから，RC 構造においては，その破壊メカ

ニズムの解明や，より具体的な設計法の確立に向けた研

究がなされている。例えば，1 階柱せいに比べて 2 階柱

せいが小さい場合，接合部が破壊して 1 階柱頭の曲げ強

度が発揮できないこと 1)，梁断面および壁縦筋比が 2 階

耐震壁の最大強度に影響を及ぼすこと 2)，接合部の破壊

に対して斜め筋など配筋の有効性 3)を実験的に明らかに

している。 

一方で SRC 造のピロティ架構を対象とした研究報告

は少ない。被害事例については 2016 年熊本地震でピロ

ティ架構を有する SRC 建物において，ピロティ架構の 2

階耐力壁が曲げ破壊する被害が生じている 4)。建物の 2

階床レベルの片側が地盤面であったことなどが影響して

いる可能性もあるが，反対方向（1 階床レベルに地盤面

がある方向）でも 2 階の耐力壁の破壊が生じている。文

献 5)では，被災建物を対象にフレーム解析を実施した結

果，2 階が地盤面の方向の加力では 2 階壁でせん断破壊

が生じたが，1 階が地盤面の方向では，1 階が層崩壊する

結果を示している。 

 本研究では SRC 造ピロティ架構を対象に，より詳細な

構造性能および弾塑性挙動を把握することを目的に有限

要素解析を用いて検討を行う。また，壁の枠梁が水平耐

力性能に及ぼす影響について検討を行う。 

 

2. 検討対象のピロティ架構 

 1 章で述べた 2016 年熊本地震における被災 SRC 建物

におけるピロティ構面を検討対象とする。建物の平面図

および立面図を図－1 および図－2 に示す。1997 年に建

設された熊本市内の丘陵地に立つ共同住宅であり，13 階

建ての鉄骨鉄筋コンクリート造（1 階～8 階）と鉄筋コン

クリート造（9 階～13 階）併用の建物である。内蔵鉄骨

は充腹型である。高さ 35.3m，桁行方向（南北）約 68m

の 6.8～5.4m の 11 スパン，梁間方向（東西）12m の 1 ス

パンとなっている。梁間方向は構面 E から構面 L が 2 階

以上に連層壁を有するピロティ階となっており，構面 K

を検討対象とする。構面 K では 2 階壁の曲げ破壊，2 階

梁のコンクリートの剥落および主筋の座屈が生じている

（図－3）。また，建物東面は 2 階床高さが地表面となっ

ており，1 階の東面は擁壁を配している。主要な部材断

図－1 対象建物の平面図（梁間方向の損傷度を記載） 
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図－2 対象建物の立面図 図－3  K 構面の損傷 
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面詳細を表－1 に示す。表－2 に使用材料を示す。 

 

3. 解析モデル 

3.1 モデル化方法 

解析モデルの要素分割を図－4 に示す。鉄筋コンクリ

ート部は四辺形要素を用い，鉄筋は埋込鉄筋として鉄筋

比を与えて考慮した。鉄骨部は四辺形要素およびトラス

要素を用いた。RC 要素と鉄骨要素の節点は共有してお

り，コンクリートと鉄骨の間の付着すべりは考慮してい

ない。4 階と 5 階で要素分割を変えており，境界上の下

の要素の節点は変形後も上の要素の辺上にのる。基礎の

境界条件は，フーチングの底面に相当する位置の節点を

ピン支持とした。また，1 階の構面 2 には擁壁があるが，

本解析は無視する。解析は市販のコンクリート構造非線

形 FEM 解析ソフト「FINAL」6)を用いた。 

3.2 材料構成則 

RC 造ではピロティ架構の実験を対象とした解析が文

献 7)などに示されている。今回は SRC 造を対象として

いるが，参考にして RC 部の材料構成則を選定した。コ

ンクリートは等価一軸ひずみに基づく直交異方性体とし，

ひび割れは要素内に一様に分布し，多方向のひび割れが

考慮できる非直交分散ひび割れモデル 8)により表現した。

圧縮側のコンクリートの応力－ひずみ関係には，修正

Ahmad モデル 9)を用いた。コンクリートの二軸応力下の

破壊条件は Kupfer-Gerstle モデルとした。ひび割れ発生

後の圧縮強度の劣化は考慮していない。ひび割れ発生後

の引張側の軟化域は，出雲らのテンションスティフニン

グモデル 10)において係数 c=1.0 とした。ひび割れ後のせ

ん断伝達モデルは Al-Mahaidi モデルでモデル化した。ま

た，繰り返し載荷による剛性低下を考慮した。 

鉄筋および鉄骨の履歴特性はバイリニアモデルを用い，

降伏後の剛性低下率は 0.01 とした。鉄骨の四辺形要素の

破壊条件は Mises の降伏条件を用いた。 

 3.3 解析変数と加力方法 

 解析モデルを表－3 に示す。モデル B1 を基本モデル

として，解析により主に 2 階の枠梁の影響を把握するた

めに，解析変数は，2 階梁の断面および 2 階壁厚とする。

2 階枠梁の断面を表－4 に示す。表－1 に示す 2 階梁の断

表－1 部材断面詳細 

部材 1 階柱脚 1 階柱頭 

 

寸法 1000×1100mm 1000×1100mm 

主筋 42-D29 8-D29 

せん断補強筋 D16@65 D16@65 

鉄骨 H H-700×200×12×25 H-700×200×12×25 

鉄骨 BT BT-650×150×16×28 BT-650×150×16×28 

部材 2 階柱 2 階梁 

 

 
寸法 950×750mm 400×700mm 

主筋 6-D25 2-D25, 2-D25 

せん断補強筋 D13@100 D10@250 

鉄骨 H H-700×200×12×25 H-300×150×6.5×9 

鉄骨 BT BT-400×150×9×16 -------- 

部材 3 階柱 壁 2 階－3 階 
 

  
寸法 950×750mm 壁厚 150mm 
主筋 6-D25 縦筋 D13@200S
せん断補強筋 D13@100 横筋 D13@200S
鉄骨 H H-600×200×12×19  

 
表－2 使用材料 

コンクリート 

1 階 Fc：30N/mm2 
2 階 Fc：27N/mm2 

13 階 Fc：24N/mm2 
基礎 Fc：21N/mm2 

鉄筋 
D19 以上 SD345 

D16 以下 SD295A 

鉄骨 
柱 SS400 

梁 SM490A  

       
 

(a) RC 要素         (b) 鉄骨要素 

図－4  要素分割と境界条件 

表－3 解析モデル 

モデル名 変数 

B1 基本モデル 

B2, B3, B4 2 階梁の断面を変更（表－4 参照） 

B1-2f 
B1 において 2 階梁位置の水平変位を固定し

て加力 

B1-w B1 の 2 階壁厚を 150mm から 200mm に変更

B4-w B4 の 2 階壁厚を 150mm から 200mm に変更

モデル 

B1-2fのみ 

加⼒⽅向 
   ＋Y 

柱 1 柱 2

部材ごとに色分け 

■:四辺形要素 

―:トラス要素 
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面から，梁幅あるいは鉄骨断面を変更している（モデル

B2，B3，B4）。モデル B4 では，モデル B1 の梁の曲げ耐

力の 4 倍としている。モデル B1-w および B4-w は，それ

ぞれモデル B1，B4 において 2 階壁厚を 150mm から

200mm としている。このとき壁鉄筋比は変更していない。

また，2 階以上の連層耐震壁の耐力性能を確認するため，

2 階梁位置の水平方向の変位を拘束した（構面 2 側の端

部の節点を拘束）モデルも解析変数に加える（モデル B1-

2f）。 

 加力方法は，梁心位置の節点に躯体重量および積載荷

重に相当する鉛直荷重を分布荷重として作用させ，同様

の節点に水平荷重を与える。今回の解析では地盤により

2 階の水平変位が制限される右向きの外力とした。水平

荷重は Ai 分布による外力分布に基づいて作用させた。

各層の重量と外力分布係数を表－5 に示す。 

 

4. 部材の計算耐力 

1 階柱の計算耐力と柱頭および柱脚に塑性ヒンジが形

成したときの水平耐力を表－6 に示す。終局曲げモーメ

ントおよびせん断耐力は，既存 SRC 造建築物の耐震診断

基準 11)により算出した。軸力は，モデル B1 の解析結果

において，＋Y 方向加力時に 1 階層間変形角が 1/67rad に

達した時の軸力を用いた。図－5 に柱耐力の N-M 相関曲

線を示す。軸耐力（柱頭断面）に対する圧縮側柱の軸力

比は 0.39，引張側柱の軸力比は 0.59 となる。 

圧縮側の柱の曲げ耐力は 4684kN でありせん断耐力と

近接するような柱である。引張側の柱の曲げ耐力は

1696kN となり，2 本の柱の曲げ耐力の和の水平耐力は

6380kN となる。 

1 階から 3 階までの各階終局時の層せん断力を表－7

に示す。壁の曲げ耐力は既存 SRC 造建築物の耐震診断基

準により算出し，せん断耐力は SRC 規準 12)により算出

した。耐力計算時のシアスパンは，Ai 分布による外力の

重心位置を反曲点高さとして算出した。1 階は柱の柱脚

柱頭にヒンジが発生する柱曲げ耐力時，2 階および 3 階

は壁の曲げ耐力時を終局時として，他の階の層せん断力

を算出している。層せん断力の算出の際も Ai 分布によ

る外力に基づいて算出している。 

3 階の層せん断力が一番小さく，3 階壁の曲げ破壊で

崩壊する架構と推定される。1 階と 2 階だけで比較した

場合では，1 階柱曲げ耐力時の水平耐力は，2 階壁の曲げ

耐力時の 1 階層せん断力よりも小さいため，対象とする

表－4 梁の断面 

モデル B1（基本モデル） B2 B3 B4 

寸法 400×700 600×700 800×700 600×700 

上端筋 2-D25 3-D25 4-D25 3-D25 

下端筋 2-D25 3-D25 4-D25 3-D25 

あばら筋 □-D10-@250 □-D10-@167 □-D10-@125 □-D10-@167 

鉄骨 H-300×150×6.5×9 H-450×200×9×22 H-450×200×9×22 H-450×200×22×32 

曲げ剛性 1.0 倍 1.5 倍 2.0 倍 1.6 倍 

曲げ耐力 1.0 倍 2.6 倍 2.9 倍 4.0 倍 

 

表－5 各層の重量 Wi と外力分布係数 pi 

階 Wi (kN) pi 階 Wi (kN) pi 
14 512.5 6.27 7 670.8 2.17
13 641.2 4.45 6 671.6 1.91
12 641.6 3.73 5 672.6 1.66
11 641.6 3.28 4 673.9 1.41
10 647.7 2.96 3 671.9 1.16
9 668.4 2.74 2 731.8 1.00
8 670.3 2.45    

表－6 1 階柱の計算耐力と保有水平耐力 

  軸力
(kN)

終局曲げモ

ーメント
Mu (kNm)

曲げ 
耐力 

Qmu (kN) 

せん断 
耐力 

Qsu (kN) 

Qsu /
Qmu 

保有水平

耐力(kN)

１F
(+Y)

柱頭
14058

5439 
4684 

4470 0.96 

6380 
柱脚 7676 4792 1.03 

柱頭
-5489

2317 
1696 

2809 1.67 

柱脚 2430 3124 1.86 

表－7 各階終局時の層せん断力 

 
層せん断力 (kN) 

1 階 2 階 3 階 

1 階柱 
曲げ耐力時 

6380 6199 5988 

2 階壁 
曲げ耐力時 

6483 6299 
(8447) 

6085 

3 階壁 
曲げ耐力時 

5939 5770 5574 
(8113)

（ ）の数字は壁のせん断耐力。網掛けは当該階の耐力計算値

 

 

図－5  1 階柱耐力の M-N 相関曲線 
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架構は，1 層の柱降伏による崩壊形になると推定される。

ただし，2 階壁の曲げ耐力時および 1 階柱曲げ耐力時の

水平耐力は近接していることも特徴の一つともいえる。 

 

5. 解析結果 

5.1 変形挙動 

各モデルの層間変形角の分布を図－6 に示す。2 階の

水平変位を拘束したモデル B1-2f 以外のモデルは，1 層

の変形が他の層に比べて大きくなっている。特にモデル

B1 と B1-w の 1 層の変形が大きい。2 階梁の剛性および

耐力を大きくしたモデル B3 および B4 をみると，モデル

B1 の 1 階変形に比べて小さくなっていることがわかる。

モデル B1-2f では，3 階の変形が大きくなっている。 

 解析によるひび割れ図と最小主応力のコンター図を

図－7 に示す。変形の表示倍率は 12 倍である。 

モデル B1 では，ひび割れ図をみると 2 階梁は下にた

わみが生じており，それに伴うひび割れがみられる。ま

た，梁の右端および２壁脚部にコンクリートの応力軟化

がみられ，これらは実際の被害状況と対応している（図

－3）。最小主応力をみると 2 階壁の右下，2 階右側の柱，

2 階梁の右端に応力が集中していることが確認できる。 

2 階梁を強くしたモデル B4 は 2 階壁脚部にコンクリ

ートの応力軟化がみられるが，モデル B1 よりも範囲は

小さく，梁におけるひび割れも梁の左半分の下側だけに

なり少なくなっている。最小主応力を見ると，モデル B1

  

  

  
図－6  変形分布（層間変形角） 
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(a) モデル B1 

: 1 階層間変形角 1/100：ベースシア 4755kN 

 
(b) モデル B4 

：1 階層間変形角 1/100：ベースシア 5822kN 

 
(c) モデル B1-2f 

:3 階層間変形角 1/133: ベースシア 6045kN 

 

        -28            -14           0     (MPa) 

：コンクリートの応力軟化要素 

図－7  ひび割れ図と最小主応力コンター図 
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ほどコンクリートの軟化領域が大きくないためおよそ 2

階壁板全体で応力を負担している。 

2 階の水平変位を拘束したモデル B1-2f のひび割れ図

と最小主応力コンター図は，層間変位が比較的大きい 3

階の層間変形角が 1/133rad のときを示す。表－7 に示す

ように 3 階壁の曲げ耐力は 2 階曲げ耐力時の 3 階層せん

断力よりも小さく，3 階で鉄骨断面が減少するため，3 階

の引張側柱が引張降伏することにより 3 階が大きく変形

が生じている。なお，2 階梁にひび割れはほとんど生じ

ていない。 

5.2 層せん断力と層間変形の関係 

1 階層せん断力と層間変形角の関係を図－8 に示す。2

階梁の水平変位を拘束したモデル B1-2f は，2 階の層せ

ん断力と層間変形角としている。図中の 1 階柱曲げ耐力

は限定的な比較になるが，変形角 1/67rad 時の軸力で算

定した表－7 の耐力計算値を示している。 

2 階梁の断面を B1 としたモデルの層せん断力は，3 階

壁の曲げ耐力を下回っており，それ以外のモデルは上回

っている。図－8(a)をみると基本モデル B1 の層せん断力

は柱曲げ耐力計算値および 2 階壁耐力計算値に達してい

ないことがわかる。2 階水平変位を拘束したモデル B1-2f

は 2 階壁耐力の計算値に達している。 

図－8(b)では 2 階梁の断面および鉄骨寸法を大きくし

たモデル B2 および B3 は，B1 と比べて層せん断力は大

きくなっているが，変形角 2.5%rad までどちらの計算耐

力にも達していない。2 階の梁の断面および鉄骨をモデ

ル B2，B3 よりもさらに大きくしたモデル B4 は，層間変

形角 1.6%rad 付近で計算耐力に達している。モデル B2 と

梁断面を比べるとモデル B4 は，梁の曲げ剛性は同程度

として曲げ耐力を 1.5 倍ほどに大きくしたものであるが，

曲げ剛性よりも曲げ耐力が層せん断力に及ぼす影響が大

きいことがわかる。 

 図－8(c)では 2 階の壁厚を大きくしたモデルの比較を

示している。壁厚を大きくした B1-w は基本モデル B1 と

大きくは変わらなかった。モデル B4 とモデル B4-w も同

様に，壁厚を大きくしても層せん断力の変化はわずか増

加する程度である。壁厚よりも梁が大きな影響を及ぼす

ことが確認できた。 

 2 階の梁の剛性および曲げ耐力を大きくすることで，1

階の層せん断力は大きくなることが確認できた。１階の

柱の耐力を発揮させるためには，2 階梁が重要であるこ

とが確認できた。 

5.3 1 階柱の挙動 

モデル B1 と梁の剛性および曲げ耐力を大きくしたモ

デル B4 を対象に１階柱の挙動を比較する。図－9 に柱

のせん断力と 1 階層間変形角の関係を示す。せん断力は

柱の中央高さの位置の要素から得られるせん断応力を用

いて算出した。水平荷重時に引張側となる柱を柱 1，圧

縮側となる柱を柱 2 と呼称する（図－4 参照）。どちらの

モデルも柱 2 が柱 1 よりも大きいせん断力を負担してい

る。また，変形角 1.0%rad で比較するとモデル B4 の柱 1

および柱 2 せん断力は，モデル B1 の柱のせん断力に比

べてそれぞれ 2 割ほど大きい。 

図－10 に柱頭および柱脚のモーメントと 1 階層間変

形角の関係を示す。モーメントは柱端部の要素の応力よ

り算出した。ここでは反時計回りのモーメントを正とす

る。柱 1 のモーメントについて変形角 1%rad 付近で比較

すると，柱脚のモーメントは同程度なのに対し，柱頭の

モーメントはモデル B1 よりもモデル B4 が 2.4 倍と大き

くなっている。また，柱 2 を見るとこちらも柱脚のモー

メントは同程度であるのに対し，柱頭のモーメントは，

モデル B4 のモーメントがモデル B1 の 2.9 倍となってお

り，2 階梁が強くなると，柱頭に生じるモーメントが大

きくなり，それによりモデル B4 の柱の負担せん断力が

大きくなったと考えられる。 

表－6 の終局曲げモーメント計算値と柱頭のモーメン

ト（変形角が 1.5 %rad 時）を比較すると，モデル B1 で

は柱 1 および柱 2 どちらも計算値には達していない。梁

を強くしたモデル B4 では圧縮側の柱頭は計算値に達し

ておらず，両端にヒンジを形成する降伏機構は形成して

いないことが確認できる。なお，柱 2 の柱頭のモーメン

トは変形角 0.5%rad から減少しているが，これは，解析

において 2 階梁の鉄骨の降伏および下端筋の圧縮降伏が

生じたことに起因していると考えられる（図－11 参照）。 

 

 
(a) 2 階変位拘束の影響 (b) 枠梁の影響 (c) 壁厚と枠梁の影響 

 図－8 ベースシアと層間変形角の関係 
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6. まとめ 

本研究では SRC 造ピロティ架構を対象に 2 次元有限

要素解析を行い，2 階梁が構造性能に及ぼす影響につい

て検討した。得られた知見を以下に示す。 

 基本モデル B1（被災 SRC 建物の架構）の解析では，2

階梁の端部，2 階壁の隅に圧壊が生じており，被災状況

と対応する結果が得られた。 

 基本モデルでは柱両端ヒンジ形成を想定したときの水

平耐力計算値には達しなかった， 

 2 階梁の剛性および曲げ耐力を大きくすると 1 階層せ

ん断力が増加する。1 階の柱の耐力を確保するためには

2 階梁が重要であることが確認できた。 

圧縮側柱において，柱頭のモーメントの減少がみられ

るが，梁の鉄骨の降伏および下端鉄筋の圧縮降伏に起因

すると考えられる。 
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図－10 柱モーメントと層間変形角の関係 
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図－9 柱のせん断力と層間変形角の関係 
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図－11 2 階梁の鋼材の降伏状況 
（モデル B1：変形角 0.63%rad 時） 

(a) 鉄骨 

(b) コンクリート要素の埋込鉄筋 

：降伏した要素 
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