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1. 序

1.1.研究背景

　鉄筋コンクリート(以下，RC)構造の耐震性確保のために耐震壁の

設置が有効であることは，関東大震災以前から提唱されており 1），

地震被害の統計・分析からも有効性が強調されている 2）．また兵庫

県南部地震をはじめとする近年の被害報告をみても適切な耐震壁の

設置が絶大な効果を示したことは明らかである 3）など．しかし，この

ような状況にありながら現在では耐震壁を持たないRC純ラーメン

構造が多用され続けている．この遠因には，1981年に施行された新

耐震設計法 4）において構造特性係数Ds値が導入され，せん断破壊

する耐震壁を多く設置するほど大きなDs値を用いることになって

おり，建築構造物の保有水平耐力を純ラーメン構造に比べて大きく

しなければならないことが挙げられる．また，せん断破壊する耐震

壁の性質は脆性的であり，周辺の純ラーメン骨組が最大抵抗力を発

揮する比較的大きな層間変形角域においては，耐震壁はその最大抵

抗力を発揮し終わっており，両者の最大耐力の合算が構造物全体の
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図1　耐震壁または座屈拘束筋違を有する骨組
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抵抗力とはなりえない(図1(a))．しかし，耐震壁を設置せずラーメ

ン骨組の靭性能に過度に期待して設計した構造物については，大地

震時に大きな塑性変形を受けることになり，非構造材の深刻な被害

や，残留変形によって継続使用が難しくなる問題が潜在する．

　鋼構造の耐震性確保に用いられる筋違材についても，細長比が中

座屈拘束筋違耐震壁
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程度の部材では小さな層間変形角で最大耐力を発揮した後に座屈に

よる急激な耐力低下を生じる性質があり，先の耐震壁と同様の問題

があった．しかし，1970年代頃から研究開発が始まった座屈拘束筋

違 5）~8）などは，圧縮・引張の塑性域で安定した履歴特性を有する．座

屈拘束筋違はRC骨組においても耐震性確保に有効であると考える

(図 1(b))．

1.2.RC骨組に座屈拘束筋違を取り付けた既往の研究

　1995 年の兵庫県南部地震の被災経験から，新耐震設計法 4）施行

以前に設計された既存RC建築物に対する耐震補強が推進されてお

り，その補強方法として筋違などを取り付ける方法が実験により検

証されている 9）~12）など．例えば RC 架構内部，あるいは架構外部に

筋違付き鉄骨骨組を取り付ける方法9）~10）などや，RC架構の梁側面に

定着板を設け，筋違型ダンパーを構面外に取り付ける方法 11）~12）など

が挙げられる．また，近年では新築RC建築物への制振ダンパーの

適用も注目されており，デボンド異形鉄筋をRC骨組の筋違部に用

いてエネルギー吸収を行う方法13）や，柱梁接合部に筋違接合部を含

めた鋼部材を埋め込む方法 14）,15）などが提案されている．しかし，こ

れら鉄骨部材の埋め込みやエネルギー吸収要素を兼ねる配筋は，柱

梁接合部近傍などに従来よりも複雑な配筋を必要とする．RC骨組

に座屈拘束筋違を取り付けるための接合方法は，力学的に不明快な

部分が多く，未だに決定的なディテールがないのが現状である．

1.3.本論文の目的と構成

　本研究ではRC骨組に座屈拘束筋違を積極的かつ合理的に活用す

る方法を提案し，その力学挙動を構造実験と数値解析により総合的

に解明し，具体的な設計法を構築する．本論文ではその第一段階と

して，提案する座屈拘束筋違の接合方法を採用した柱梁部分架構の

実験を行う．また，併せて座屈拘束筋違の接合部であるコッターの

要素実験を行い，コッターのせん断抵抗機構を把握する．最後に要

素実験の結果をもとにコッターの最大耐力についての評価方法を検

討する．

2．本研究で提案するシステム

　本研究では図2(a)に示すようにRC骨組間に座屈拘束筋違をワー

レントラス状に配置する骨組形式を提案する．座屈拘束筋違は軸力

を伝える心材の断面積を曲げ座屈補剛のための外管と独立して設計

でき，圧縮・引張時の耐力は心材の降伏によって決まる．したがっ

て，上下に同じ降伏耐力の座屈拘束筋違を設置すれば，RC 骨組に

接続するガセットプレート(以下，G.PL)には鉛直方向の応力伝達の

みを期待すれば良く，トラスのゼロ力部材に相当する梁を省略す

る，あるいは長期荷重を支持するだけの軽微な部材（スラブ受けな

ど）とすることができる．G.PLにおける鉛直方向の応力伝達には，

G.PL端部と柱に設けた突出部(以下，コッター)を接触させることで

行う．ただし，上下層の座屈拘束筋違の降伏軸力の差，動的な挙動

によってG.PL接合部には水平方向に引張力が作用する可能性があ

る．これにはG.PLをアンカーボルトによって柱に緊結することで

対処する．特に，最上層や最下層では，座屈拘束筋違 1本分の降伏

軸力の水平成分が作用することになるが，アンカーボルトにPC鋼

棒を用いることで大きな引張力にも対応できると考えている．この

ように提案する接合部では，鉛直力と水平力の応力伝達を明確に分

離しているため，接合部を合理的に設計することが可能である．

図2　座屈拘束筋違とRC架構の接合方法

(a) 座屈拘束筋違の配置方法 (b) G.PLの接合方法
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3.部分架構実験の計画

3.1.試験体概要

　試験体形状を図 3 に，試験体パラメータと試験体諸元を表 1，表

2 に，材料特性を表 3 に示す．試験体は上下層の階高，スパン中央

に相当する位置を反曲点位置として切り出した座屈拘束筋違の接合

部を含むト形部分骨組であり，実大の約1/2スケールを想定してい

る．また，本実験では座屈拘束筋違(以下，単にダンパー)は油圧

ジャッキの荷重制御により再現する 16）など．

　RC架構は全試験体において梁主筋の曲げ降伏を先行させるため，

RC 規準 17）を用いて柱梁曲げ降伏耐力比を梁せい小では 7.3，その

他の試験体では2.7とし，梁主筋降伏時の層間変形角は1/100rad.を

目標として設計した．柱の軸力比については，試験体は高層（10階

程度）建物の上層部の中柱を想定しており，長期軸力として柱の軸

力比を0.063に設定した．具体的な軸力としてはダンパー力が上層

350kN, 下層 300kN の際に柱に引張軸力が作用せず，上下ともに

480kNの際に若干の引張力が作用するよう設定した．圧縮軸力が小

さい方がダンパーによる変動軸力に対してコッター部にひび割れが

生じやすく，不利な条件となっている．設計の際には柱の変動軸力

が過度に大きくならないようにダンパー容量を調節する必要があ

る．

　試験体パラメータは梁断面，コッター内部の補強筋(以下，コッ

ター筋)の量，及びG.PLの締付方法である．梁断面は断面積をほぼ

等しくし，梁せいを 300mm と 500mm に変えた 2 種類を用意した．

コッタ―筋は柱フェイスを横切る鉄筋 4× 5列を基準とし，その量

を半分とした2×5列も用意した．G.PLの締付は普通鋼のアンカー

ボルト(4-M16)，もしくはPC鋼棒(4-13)を用い，それぞれ120kN

（30kN/本)，180kN（45kN/本)の張力を導入した．ここでアンカー

ボルトの導入張力は上下のダンパー軸力の差分による引張力によっ

て離間しないように設計した．アンカーボルトの許容引張力は各種

合成構造設計指針・同解説 18）より算出した．



表2 断面性能

表3 材料特性

(
y 
:降伏応力度, 

u 
:引張応力度, E

s 
:鉄筋のヤング係数, 

B 
:圧縮強度, 

t 
:割裂引張強

度, E
c 
:コンクリートのヤング係数 )

図4　試験体セットアップ

表1 試験体一覧
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1：層間変形ジャッキ（変位制御），2,3：ダンパージャッキ（荷重制御），4：

梁軸力ジャッキ，5：板ピン，6：リニアウェイ，7：ピン

7

図 3　試験体形状（単位 [mm]）
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3.2. 載荷・計測

　セットアップを図4に示す．実験は試験体の梁先端部をピンロー

ラー支持，柱脚部をピン支持とし，柱頭と梁先端部に水平ジャッキ

を，また接合部に斜めに2本のジャッキを接続して行う．載荷はま

ず図5に示すように柱頭に接続した水平ジャッキを変位制御するこ

とで試験体に層間変形
F
を与える．このとき図6(a)の変形状態を

仮定することでダンパーの材軸方向の変形を求め，ここから接合部

における変形 
jU
，

jL
（図 6（b))をロスとして差し引く．このと

きダンパー両端の接合部変形量は等しいとし，
jU
，

jL
の平均値

の 2倍を差し引く．つまり，ダンパーの実効変形
D
を次式により

求める．

次に接合部に斜めに取り付けたジャッキを荷重制御し，ダンパーの

実効変形に応じた軸力 P
DU
，P

DL
を与える．また，上下ダンパー

の軸力差として生じる水平力を梁先端部の水平ジャッキを荷重制御

することで梁の軸力と強制的に釣り合わせる．ここでダンパー

の復元力特性は，接合部における変形のロスがないとした時に降伏

層間変形角が 1/750rad.となる完全弾塑性形に設定した．これはダ

ンパー取り付け角度が35°であり，座屈拘束筋違の心材にLY225を

使用し，降伏ひずみ度を 0 .12% としてスパン長 2800mm，階高

ܦߜ∆(1) ൌ ܨߜ∆ cosߙ ൅ 2݁
ܨߜ∆
ܪ

sinߙ െ 2ቆ
ܷߜ݆∆ ൅ ߜ݆∆ ܮ

2
ቇ 

上層 下層

梁せい小 350×300

梁せい大
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アンカーPC 4×5列 PC鋼棒( 13) 100 300

ダンパー降伏軸力[kN]

300 350
270×500

4×5列 アンカーボルト
(M16)

試験体名 梁断面 コッター筋 G.PL接合方法

柱主筋 梁主筋 補強筋

D19 D19 D10

 y[N/mm2] 519 438 346  B [N/mm2] 58.2 123

 u[N/mm2] 671 629 482  t [N/mm2] 3.5 5.9

E s[N/mm2] 1.84×105 1.93×105 1.79×105 E c[N/mm2] 3.30×104

鉄筋 コンクリート グラウト



図6　ダンパー軸変形

図5 載荷方法
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図7　加力計画
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図9　荷重-層間変形角関係
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図10 ひび割れ状況（層間変形角+1/100rad.時）

(b) 梁せい大試験体 (c) コッター弱試験体(a) 梁せい小試験体 (d) アンカーPC試験体

図11　梁のひび割れ幅の推移（層間変形角：R=0～-1/50rad.除荷時）

(b) 梁せい大試験体 (c) アンカーPC試験体

図12　履歴吸収エネルギーの推移（層間変形角：R=0～ -1/50rad.除荷時）
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等から幾何学的に決定した．なお，いずれの荷重も図中の矢印方向

を正荷重と定義する．加力サイクルを図7に示す．目標加力サイク

ルは層間変形角 1/500,1/200,1/133,1/100,1/50,1/33rad. を組み合

わせた正負交番繰り返し載荷とした．上下ダンパーの降伏軸力は

300kN,350kN を基本とし，アンカー PC では軸力差を大きくして

100kN,300kN とした．また，上記の加力終了後は，一部の試験体

に対して柱の軸力を解放して上下ダンパーの降伏軸力を480kNに変

えて± 1/33rad. を 1 サイクル行った．

4.実験結果と考察

4.1.全体挙動

　まず，柱梁架構の全体挙動を考察する．試験体上層の層せん断力

は，柱梁架構が負担する層せん断力(以下，フレーム力)Q
F
と，上層

ダンパー軸力の水平成分Q
DU
の和である．さらにフレーム力Q

F
は，

梁の曲げが負担するせん断力Q
B
に加え，上下ダンパーの作用線交点

が柱心から偏心していることによる偏心曲げの影響Q
M
が生じてい

る(図 8参照)．上層の層せん断力を梁の曲げ，偏心曲げ，ダンパー

の負担分に分離して図 9に示す．

　いずれの試験体も梁に損傷が集中しており，± 1/100rad.のサイ

クル時に梁主筋 1 段目と 2 段目が順次，降伏した．その後，梁せい

大，アンカー PC では± 1/33rad. サイクル時に，コッター弱では±

1/100rad.のサイクル時に柱梁接合部のせん断補強筋が降伏した．一

方，ダンパーは接合部変形のロスを含めても1/670～1/860rad.から

降伏させることができており，主架構より早期にエネルギー吸収を

開始し，有効に機能させられていることがわかる．

　上下ダンパーの作用線交点が柱心から偏心していることによる偏

心曲げによって，柱梁架構が負担するフレーム力は梁の曲げ耐力に

対して梁せい小で約75%，梁せい大で約20%，コッター弱で約30%，

アンカーPCで約15%の耐力増加が確認された．作用線交点を柱心

から偏心させることで，筋違の取り付け角度が大きくなり，ダン

パーの水平力負担の割合が低下する問題点がある．しかしながら，

アンカーに対する曲げによる引張力の作用を低減できるだけでな

く，柱梁架構に損傷を生じさせることなく層せん断力を増加させる

+1/50
+1/50
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ことが可能になる．

4.2.損傷状態と履歴吸収エネルギー

【ひび割れ状況】

　層間変形角1/100rad.時におけるひび割れ状況を図10に示す．全

ての試験体において，1/500rad. の際に梁の曲げひび割れが確認さ

れ，その後は梁全体に広がり，梁せい小を除く試験体では曲げせん

断ひび割れへと進展した．柱梁接合部のせん断ひび割れはコッター

弱では1/200rad.時に，その他の試験体では1/133rad.付近で確認さ

れた．コッター部のひび割れについては，G.PLとの境界付近に曲げ

ひび割れが確認され，梁せい小とコッター弱については，その後曲

げせん断ひび割れへと進展した．梁せい小，コッター弱では，±1/

33rad.のサイクル終了後柱の軸力を解放し，上下ダンパー軸力の容

量をともに480kNに増加させると，この1サイクルで急激に柱の曲

げひび割れが増加し，特にコッター弱では他の試験体に比べてコッ

ター部のひび割れが広範囲に及んだ．しかし，他の試験体を含め，

全体挙動や接合部軸変形に対してコッター部周辺のひび割れの影響

は見られなかった．

【ひび割れ幅と履歴吸収エネルギーの推移】

　次にピーク変形時の梁に発生したひび割れ幅の合計値
B
w

sum
と最大

ひび割れ幅
B
w

max
，及び柱梁接合部に発生した最大ひび割れ幅

P
w

max

の推移を図11(a)～(c)に示す．縦軸は各ひび割れの幅，横軸は累積

層間変形角 |R|[rad.] である．ひび割れ幅は梁では主筋位置，柱梁

接合部では柱主筋とせん断補強筋位置におけるひび割れ幅をクラッ

クスケールにより計測した（図11(d)）．また，ひび割れ幅はひび割

れに対して直交方向に測定した．

　履歴吸収エネルギーの推移を図12に示す．縦軸に履歴吸収エネル

ギーの総和を，横軸に累積層間変形角を示す．1/100rad.時，梁せい

大では上下ダンパーそれぞれのエネルギー吸収量は架構のエネル

ギー吸収量の約 3倍であり，梁せい小では約 5倍である．両試験体

とも梁の塑性化が十分に進んだ +1/50rad. 時の柱梁架構のエネル

ギー吸収量を，上下ダンパーではそれぞれ 1/200rad.を少し超えた

変形角で達成している．

ひび割れ幅について見ると，梁せい大では柱梁架構が±1/50rad.

時に最大ひび割れ幅は1.5mmに達しており，これはピーク変形時の

ひび割れ幅で評価するならば，耐震性能評価指針19）で示される修復

限界状態Ⅱを超えている．ダンパーの設置によってエネルギー吸収

を軽減でき，仮に±1/100rad.に変形が抑えられれば，最大ひび割れ

幅は 1.0mm以下になり，文献 19)の修復限界状態Ⅰ以下となる．ま

た，合計ひび割れ幅も同様に半分以下となり，梁材軸方向への損傷

の拡がりも抑えられることがわかる．

梁断面の違いに着目すると，梁せい小は±1/100rad.時の履歴吸収

エネルギーが梁せい大の80%程度となっているが，梁の合計ひび割

れ幅は約80%に軽減できていることがわかる．地震入力エネルギー

の吸収をダンパーに期待するならば，梁せい小のように柱梁架構の

損傷を軽減する断面の選定も一つの選択肢となりうる．

4.3.接合部挙動

【接合部の軸変形】

　まず，ダンパー接合部の軸変形について考察する．ここではダン

パー軸力に着目して図 13 に示すように荷重ゼロ (a)- 降伏 (b)- 除荷

開始点(c)-荷重ゼロ(d)の各状態における接合部の挙動を考察する．

上層のダンパー接合部の挙動をダンパー軸力一定時と変動時の挙動

に分離したものを図14に示す．なお，図14の縦軸は上側ではフレー

ム力Q
F
，下側では上層のダンパー軸力P

DU
として表している．横軸

の変形は接合部軸変形
jU
である．ここで，接合部の軸変形は上下ダ

ンパー軸力の作用点（柱フェイス）位置からジャッキの付け根部分

までの変形を直接計測しており，アンカーの伸びによる影響が含ま

れている．

　接合部軸変形は，ダンパー軸力による引張力の増加に伴い大きく

なっている．一方，ダンパー軸力が圧縮の際には，ほとんど変形が

生じていない．また，ダンパー軸力が一定でフレーム力のみが増加

する際には，接合部軸変形は小さくなる傾向が見て取れる．なお，

実験結果は梁せい大のみについて示しているが，いずれの試験体に
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おいても接合部軸変形は最大で，R= ± 1 /1 00 rad . サイクル時は

1.1mm 以下，R= ± 1/33rad. サイクル時は 1.5mm 以下であった．こ

れは主架構の層間変形によって座屈拘束筋違の節点間に生じる軸変

形の理論値，R=±1/100rad.時は18.7mm，R=±1/33rad.時は67.6mm

に対してそれぞれ 6%以下，3%以下と小さい．したがって，本接合

方法を用いれば接合部の変形がダンパーの挙動に与える影響は無視

できると言える．

【アンカーボルトの引張性状】

　次いでアンカーボルトの引張性状について考察する．アンカーボ

ルトについても接合部軸変形と同様にフレーム力，上層ダンパー軸

力との関係として考察する．アンカーボルトの張力の変動を図15に

示す．なお，図 15 の縦軸は上側ではフレーム力 Q
F
，下側では上層

のダンパー軸力P
DU

として表している．アンカーボルト張力は，柱

フェイスより25mm離れた位置に貼付したひずみゲージの計測値に

アンカーボルトの軸剛性E
s
Aを乗じて算出した．

　アンカーボルト張力はダンパー軸力の増減に対してほとんど変化

していないが，ダンパー軸力が一定でフレーム力のみが増加する際

に張力が最大約60kNまで増加し離間に至った．これはフレーム力

によってG.PLに付加的に曲げが生じたためであると考えられる．

　上下アンカーボルトの離間耐力は，梁せい小を除く試験体におい

て，フレーム力が約 210kNであり，梁せい小のそれは約 125kNと，

約 3/5であった．このことから，アンカーボルトの離間耐力は梁せ

いに依存しており，柱梁接合部のパネルモーメントが影響している

と考えられる．本実験では上下ダンパーの軸力差が小さかったが，

最上層及び最下層では接合部に大きな水平力が作用し離間する可能

性もある．離間が生じると，接合部変形に大きな影響を及ぼしかね

ないため，十分に初期張力を導入しておくことが望ましい．

【コッター筋のひずみ度履歴】

　次いでコッター筋の挙動について考察する．コッター筋のひずみ

度の履歴を図 16に示す．縦軸はフレーム力Q
F
であり，コッター筋

のひずみ度は，柱フェイス位置に貼り付けたひずみゲージの計測値

を用いる．

　ダンパー軸力の作用点に最も近い1組目のコッター筋のひずみ度

はダンパー軸力の増加に伴って大きくなっているが，ダンパー軸力

が一定でフレーム力のみが増加する際には小さくなる傾向にある．

一方，作用点から最も離れた位置にある5組目のコッター筋はダン

パー軸力とは無関係であるが，正側のフレーム力の変動に対応して

増減しており，柱のせん断補強筋のように挙動していることがわか

る．これらコッター筋のひずみ度履歴からコッターの挙動にはダン

パー軸力の鉛直成分が支配的であり，周辺部材の影響は比較的小さ

いと言える．

5.コッター部の最大せん断耐力

　最後にRC 骨組に座屈拘束筋違を取り付けるために採用するコッ

ター接合部を対象とした要素実験を行い，コッター部の最大せん断

耐力とコッター筋のひずみ度分布を把握し，最大せん断耐力の評価

方法を検討する．

5.1.コッター部の純せん断実験

　試験体はト形部分骨組から梁を切り落とすとともに，G.PLを取り

外したものである．セットアップを図17に示す．柱を反力床上に固

定し，自己反力を確保しながら水平力をコッター部に作用させた．

また，加力治具と柱の接触による摩擦をできるだけ生じさせないた

め，加力治具下部にテフロンシートを介在させている．実験中は

コッターと柱の相対加力方向変位を，コッター部の変形
cotter

として

計測した．

5.2.実験の結果と考察

【荷重-変形関係】

　コッター部の荷重 -変形関係を図18に示す．梁せい大では，加力

方向変形が約0.9mm，荷重が1,150kN程度でコッター筋を覆ってい

るコンクリートが破壊し，力の作用点に最も近いコッター筋が大き

く湾曲していた（写真1）．コッター弱では加力方向変形が約1.2mm，

　 図17　要素実験セットアップ

V
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1：コッター，2：ジャッキ，3：加力治具，4：PC 鋼棒，5：柱端治具，6：反

力治具，7：リニアウェイ，8：テフロンシート
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図18　コッターのせん断力-加力方向変形関係
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荷重が900kN程度で破壊し，最大耐力は梁せい大の8割程度であっ

た．いずれの試験体においても，前章の架構実験時にダンパー力を

上下とも480kN（鉛直方向力として550kN）にした場合でも最大耐

力には十分に余裕のある設計となっていた．

　コッター部の剛性について要素実験と架構実験を比較すると，梁

せい大では両者は良い対応を示している．ただし，コッター弱では

要素実験時に剛性がやや低下しているが，これは架構実験時に梁せ

い大よりもコッター部の負担が相対的に大きく，要素実験の開始時

点ですでに損傷を受けていたためであると考えられる．　

【コッター筋のひずみ度分布】

コッター筋のひずみ度分布を前章の架構実験時のひずみ度分布と

併せて図 19 に示す．ひずみ度分布はコッター部に作用する荷重が

550kN（■），最大耐力（●）の時のものである．横軸はコッター筋

のひずみ度
test_max

を材料実験から求めた降伏ひずみ度
y
で除した無

次元量で表している．

いずれの試験体においても550kN時のコッター筋のひずみ度は，

要素実験より架構実験の方が大きく，特に外力の作用点に近いコッ

ター筋ほどその傾向が顕著である．この理由として架構実験での柱

応力の影響，架構実験と要素実験の力の作用点の違いなどが考えら

れる．力の作用点は架構実験時には柱フェイス位置であったが，要

素実験では柱フェイスから 16mm の位置に設定していた．そのた

め，要素実験では架構実験に比べてせん断スパンが大きくなり，

コッター筋の負担が小さくなったと考えられる．

最大耐力時のひずみ度に着目すると，1組目のコッター筋のひず

み度が材料実験から求めた降伏ひずみ度に達すると同時に最大耐力

に至っている．さらに，これらコッター筋のひずみ度は外力の作用

点に近いコッター筋のひずみ度を頂点として三角形状に分布してい

る．

5.3.耐力評価式

次にコッター部の耐力評価としてRussoらのモデル 20）に修正を

加え，本実験の結果を評価する．

コッターの形状を模式的に図20(a)のように示す．コッター筋は

コッターせいhに一様に配筋されて柱に定着されている．このよう

なコッターのせん断耐力を評価するために図20(b)に示すStrut-and-

Tie Modelを用いる．せん断スパン比が小さく，曲げ応力よりもせ

ん断応力が卓越するRCディープビーム部材におけるStrut-and-Tie

Systemはコンクリートの圧縮 Strut と主筋の引張 Tieにより構成さ

れ，その他の鉄筋には影響を受けないものと仮定している21）．一方，

Russoらはコッターのせん断耐力評価式V
u
として2項からなる次式

を提案している．

ここで，第 1 項は 1 組目のコッター筋を考慮した St ru t -and -Tie

System，第 2項は 2組目以降のコッター筋の寄与分である．本論文

では，2 組目以降のコッター筋の寄与を無視するとともに，第 1 項

の実験結果に基づく補正係数0.80を削除する．すなわち，コッター

のせん断耐力評価式V
u_mod

を次式のように表す．

ここで，
d
: 式 (4) で表される Strut の有効圧縮強度，b: コッターの

幅，：Strut の角度である．これら全ての変数は，文献 20）で提案

された以下の式により評価する．

ここで，n=E
s
/E

c
:コッター筋とコンクリートのヤング係数比，d:コッ

ターの有効せい，
s
:コッター筋によるせん断補強筋比である．

　本論文ではdと
s
を決定する際，コッター筋の応力度分布は載荷

端を降伏
y
，他端部を 0とする線形分布を仮定する．仮定したコッ

ターの応力度分布から，Tieの有効せい：dとコッター筋によるせん

断補強筋比：
s
は式 (7)，(8) によって表せる．

図20　コッターの耐荷機構

(a) コッターの形状 (b) Strut-and-Tie Model
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図21　実験値と評価値の比較
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ここで，h: コッター全せい，n
leg

; コッター筋の組数，a
s1

: コッター

筋 1組の断面積とする．

5.4.実験値と評価値の比較

実験値 V
u_test

と修正耐力評価式 V
u_mod

（式 (3)）による計算値 V
u_cal

の比較を図 21に示す．図には既報 22）の要素実験の結果も併せて示

している（付録）.定着長の小さい試験体C522）を除く全試験体に対
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本実験では座屈拘束筋違の軸力を油圧ジャッキの荷重制御によ

り再現した結果，接合部変形のロスを含めても 1 / 6 7 0 ～ 1 /

860rad.から座屈拘束筋違を降伏させることができており，主架

構より早期にエネルギー吸収を開始し，有効に機能させられる

ことが確認できた．いずれの試験体においても接合部軸変形は

最大でも± 1/100rad. サイクル時に 1.1mm 以下，± 1/33rad. サ

イクル時に1.5mm以下であり，これは座屈拘束筋違の節点間に

生じる軸変形の理論値に対してそれぞれ6%以下，3%以下と小

さい．したがって，本接合方法を用いれば接合部の変形がダン

パーの挙動に与える影響は無視できると言える．

上下層の座屈拘束筋違の作用線交点を柱心から偏心しているこ

とにより，筋違の取り付け角度が大きくなり，ダンパーの水平

力負担の割合が低下する問題点がある．しかしながら，アン

カーに対する曲げによる引張力の作用を低減できるだけでなく，

柱梁架構に損傷を生じさせることなく層せん断力を増加させる

ことが可能になる．

ダンパー軸力作用点付近のコッター筋のひずみ度は,ダンパー

軸力の増加に伴って大きくなり,ダンパー軸力が一定でフレー

ム力のみが増加にする際には小さくなる傾向にあるため，コッ

ター部の挙動にはダンパー軸力の鉛直成分が支配的であり，周

辺部材の影響は比較的小さいと言える．

コッター筋が柱フェイス位置から 10d程度定着されていれば，

コッターの最大せん断耐力は本文中の式(3)により精度よく評

価できる．しかしながら，実構造物においては，より複雑な応

力状態となることも考えられる．コッター筋の効果を考慮した

本評価式は今回の要素実験条件下で精度のよいものであるが，

実構造物への適用に際しては，今後も検討を続ける．
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して本評価式は精度よく最大耐力を評価できていることがわかる．

したがって，柱フェイス位置からの定着長を10d程度確保すれば本

評価式はコッターの最大耐力の評価に有効であると言える．

6. 結

　本論文では座屈拘束筋違をRC骨組に合理的に取り付ける方法を

提案し，その接合部を含むRC部分架構の実験を行った．さらに接

合部であるコッター部の純せん断載荷実験を行い，コッター部の最

大せん断耐力を評価した．本論文で得られた結果を以下にまとめ

る．
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付図2 セットアップ

付図3 荷重-変形関係
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付図1 基準試験体形状（単位 [mm]）

3000

-3000

P[kN]

12-12


cotter

[mm]

3000

-3000

P[kN]

12-12

付録．コッター部の要素実験22)

　文献22）ではRC骨組に座屈拘束筋違を取り付けるための接合部を模擬し

た要素実験を行い，その実験結果より接合部の挙動を確認した．文献中のC

シリーズ試験体はコッター部を対象としたものである．試験体形状を付図1,

試験体諸元を付表1に示す．試験体はコッターとスタブからなり，コッター

寸法，コンクリート強度，コッター筋の径・定着長・本数，載荷履歴をパラ

メータとした．

　セットアップを付図2に示す．加力はスタブを反力床上に固定するととも

に，水平反力を確保しながら水平力をコッター部に作用させた．なお，加力

治具とスタブとの間には隙間を設け，摩擦を生じさせない処置を施した．実

験中はコッターとスタブの加力方向の相対変位をコッターの変形
cotter

として

計測した．

　実験結果の一部を付図3に示す．基準としたC1では約2mmの変形量で最

大耐力に達し，その後の繰り返し載荷では荷重と剛性は徐々に低下した．こ

れに対して，コンクリート強度を小さくしたC3では耐力が低下した．その

他の試験体においてもコッター部の最大耐力を得た．なお，C2は反力側の治

具や反力ジャッキを設置しておらず，安定的に加力できなかった．その他の

試験体はその問題を改良した状態で加力を行った．したがってC2は他の試

験体とは応力状態が異なるため，本論文5章4節，図21の実験値と評価値の

比較には含んでいない．
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