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A building that is composed of coupled shear walls with dampers, CFT columns, and flat plate slabs is one of the types of 
buildings that can be reused, with low repair cost, after an earthquake. To evaluate the lateral load-deflection relation of the 
newly designed CFT column/flat plate connection, two series of experimental studies were carried out: lateral loading tests for 
interior column/slab connections, and element tests for torsional stiffness and strength. 
Lateral load-deflection behavior of the CFT column/flat plate connection were examined using macro models proposed in this 

study, and good agreements are obtained. 
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１． 序 
多くの地震国において、耐震設計の基本は大地震時においても人

命を保護することにあり、適切な強度を建物に与え、崩壊を防止す

ることを第一の目標としてきた。近年、建築構造に要求される性能

の多様化に伴い、大地震後でも建物を使えるという要求が強くなっ

てきている。その為には、部材の修復性が良好である事が必要であ

る。このような要求を満足するため、各機関での研究も部材、架構

レベルで多様化し、構造システムの複合化が進んでいる。こうした多

様化する接合形状と各機関独自の設計法に対しては、実験で安全性を

確認するだけでなく、構造システムに対する設計モデル（応力伝達モ

デル）が求められている１）。 

図1に示した、コア連層耐震壁間に境界梁ダンパーを有する、外

周CFT柱－フラットプレート架構（8階建、スラブ厚 300mm、スパ

ン 10m程度）は、このような要求を満足する構造形式のひとつと考

えられ、従来の鉄筋コンクリート構造に比較して建物総重量、スパ

ンの拡大、施工性、空間の自由度など利点の多い構造システムとい

える。地震時のエネルギーの多くは連層壁間の境界梁ダンパーによ

り吸収され、周辺架構は主として鉛直力の負担を行うことになる。

大地震後の修復性という観点から見ると、この境界梁ダンパー部分

の挙動が重要となる。これに関しては、低降伏点鋼を利用した境界

梁ダンパー2)や、アンボンドX型配筋を利用した境界梁 3), 4)について

すでに報告した。 

一方、主として鉛直力の負担を行うことになる外周の柱－フラッ

トプレ－ト架構では、柱をCFT構造とすることにより、設計で想定

する変形内での柱の損傷制御は容易となり、スラブの評価が重要と

なる。この架構がラーメン構造と異なる点は、1)梁に相当するスラ
ブ内で、応力が 2次元的な分布をすること、2)コンクリートに生じ
るひび割れの進展にともなって応力が再配分され、その分布が変化

していく事、3)水平力を受けた時に、スラブから柱へ伝えられるモ
ーメントとの連成によって、スラブが脆性的なパンチングシアー破

壊を生じやすくなること等があげられる。 
柱がRC構造の一般的なフラットプレート構造においては、Farhey

ら 5),が、2次元的な応力状態を柱前後の曲げ、せん断、柱側面のね
じりに分解して復元力を求める方法を示している。また、Huesteら
6)は、既往の実験結果を整理した変形とせん断耐力の関係をフレー

ム置換モデルに組み込んだ解析を行っている。国内でのフラットプ

レ－ト構造に関しては、1972年から 1975年にかけての狩野、吉崎

らの研究 7), 8) , 9) , 10)の結果が、鉄筋コンクリート構造計算規準・同解

説（以下RC規準）11)のフラットスラブ接合部の設計法（11条）の

*1 株式会社 ジャスト（元 神奈川大学大学院） Just Corporation 
*2 神奈川大学 工学部 建築学科 助教授・博士（工学） Associate Professor, Kanagawa University, Dr. Eng 
  

図1 想定する構造システム 



2/8 

基本となっている。この設計式に用いる設計用モーメント、せん断

力を求める方法として鈴木 12)は非線形 FEMを用いた解析モデルの
作成方法を示している。 
さらに近年、新しい構造システムに対応するため、梁型補強スラ

ブ－柱接合部 13)、壁柱－スラブ接合部 14)、柱とスラブ接合部の新し

い補強方法 15) , 16)などの研究が行われ、柱－スラブ接合部に関する研

究が増大している。 
本研究では、図1に示した架構における外周部のCFT柱－フラッ

トプレート接合部に注目してその挙動を実験的に検討し、応力伝達

モデルを設定して、その水平力―変形関係を検討したたものである。

この接合部においては、大変形時においてもパンチングシアー破壊

を起こさない事が必要であり、施工性も考慮した、図2に示すよう

な接合部を提案した。スラブとCFT柱は、鋼管とダイアフラムに溶

接された接合プレートと、フラットプレート内に埋め込まれる埋設

H鋼のウェブをハイテンションボルトで接合する。接合プレートは

パンチングシアー破壊、水平力に対しても抵抗を期待する。埋設H

鋼は施工時につなぎ梁の役割を期待したものである。ダイアフラム

は通しダイアフラム形式とし、上下のダイアフラムでコンクリート

スラブを拘束する。スラブ筋は柱を貫通させずに柱面で180°フッ

クにする。 

この接合部に水平力が作用したときの耐力と剛性について、部分

架構実験、ねじり要素実験の2シリーズの実験により検討したもの

である。さらにこれらの実験結果から、応力伝達モデルに基づいた

接合部の復元力特性の考察を行い、提案したモデルを用いて算定し

た復元力が実験結果とよく対応することを示した。 

 

２． 既往の設計手法 
RC規準のフラットスラブの設計では、パンチングシアー破壊は柱

周辺のせん断力、柱前後面のモーメントとせん断力、柱側面のねじ

りモーメントが作用する事で起こるとしている。パンチングシアー

の検討は、設計用せん断力Vuとその耐力V0の比と、スラブから柱

に伝わるモーメントを不釣合いモーメントと定義したときの設計

用不釣合いモーメントMuとその耐力M0の比の和が1以下になるよ

うに次式で検討している 11)。 
 

1
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M
M

V
V uuα ------------------------------------------ (1) 

 

ここで、設計用せん断力Vu、設計用不釣合いモーメントMuは長

期荷重時と水平力時の和であり、αは鉛直動による割り増し係数で

ある。また、許容せん断耐力V0は柱周辺の危険断面での許容せん断

耐力で、コンクリートのせん断耐力により与えている。許容不釣合

いモーメントM0は、柱前後面の許容モーメントMm、柱前後面のせ

ん断力による許容モーメントMsと柱側面の許容ねじりモーメント

Mtの和で与えられる。 
(1)式によりパンチングシアーの検討を行うためには、曲げモー

メントとせん断力の両者の設計用応力を長期荷重時、水平変形時に

ついて設定する必要がある。水平変形時の接合部の剛性は、初期段

階から入るスラブのひび割れにより急速に低下する。しかし、その

低下については明確な推定方法があるとはいえない。そのため、コ

ア部分と外周部分での水平力の分担割合が不明となり、設計用応力

を設定することが困難となる。柱－スラブ接合部の設計では、接合

部の各変形レベルでの剛性を評価し、復元力を設定して設計用応力

を定める事により、設計で想定する変形レベルに応じた、構造シス

テムとしての設計が可能となる。 

 

３． Fpシリーズ実験 
3.1 試験体 

Fp実験の試験体は図 3(a)に示すような、柱－フラットプレート架
構の中間層・中柱位置の一部を想定したものである。試験体の柱端

表１ Fpシリーズ実験の使用材料一覧 

圧縮強度

(N/mm
2
 )

引張強度

(N/mm
2
 )

ヤング係数

(N/mm
2
 )

Fp1,2 Fc35 69.1 - 3.24×10
4

Fp.3,4,5 Fc35 44.0 3.4 3.22×10
4

降伏強度

(N/mm
2 
)

引張強度

(N/mm
2
 )

D6 SD295 385 559

PL-6 432 582

PL-9 357 548

D6 SD295 380 521

studφ9 SR295 467 808

PL-6 460 600

PL-9 367 560

PL-12 362 554

SS400

コンクリート

鋼材

SS400

図2 接合部ディテール 

接合プレート 

ダイアフラム 
CFT柱

鉛直荷重 

水平力

 (b) Ts試験体加力状況 

 (a) Fp試験体加力状況 

図３ 実験概要 

水平力
ねじりモーメ
ント 
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は層の中央、スラブ端はスパン中央にあたり、スラブ幅はRC規準
11)の柱列帯幅を想定して定めた。スケールは約 1/2.24とし、スラブ
の長さ×幅×厚さは、3700×1500×135mmとした。 
 プロトタイプ建物の接合部の設計はRC規準を基に、接合プレー
トの効果を付加して行った。地震時設計用応力は、予備解析により、

層せん断力の 2割を柱－フラットプレート架構が負担するものとし
た。設計は、(1)式における許容せん断耐力V0の各成分（接合プレー

ト、コンクリート、スタッドのせん断耐力）と許容不釣合いモーメ

ントM0の各成分（柱前後面のモーメント、接合プレート、コンクリ

ートのせん断力によるモーメント、柱側面のねじりモーメント）の

比率と、(1)式の左辺の値が試験体と実大接合部でほぼ同じとなるよ
うにした。使用材料特性を表 1に、試験体寸法・配筋を図 4に示す。
試験体の接合部詳細を図 5に示す。図 5は接合プレートの寸法以外
は各試験体に共通である。 

CFT柱は、SM400材相当の鋼材を用いた 270×270×13×13mmの
冷間成形鋼管とした。CFT柱のスラブ上下端部分に 350×350ｍｍ、
t=9mmのダイアフラムを設け、コンクリートのせん断力をCFT柱に
伝達させた。ダイアフラムは内側に 30mm突出させ、この部分で柱
内コンクリートに軸力を伝達させる。接合部において、柱とスラブ

は鋼管とダイアフラムに溶接された接合プレートと、通常のラーメ

ン架構の梁にあたる部分に埋設された 85×85×6×6ｍｍのＨ鋼を
F10T M16のハイテンションボルト 3本により接合する。この接合プ
レートは、t=6mmで、Fp1,2では高さ 65mm、Fp3,4,5では高さ 60mm
とした。Fp2ではさらに水平方向にも同じプレートを溶接して図 5
に示すように十字形として断面積を 2倍としている。 
柱幅内のスラブ鉄筋は上端筋,下端筋ともに柱の手前で折り曲げ定
着を取っており、鋼管を貫通していない。Fp2のせん断補強筋は、
パンチングシアー破壊が想定される部分に均等に配置した。Fp3,4,5
のせん断補強筋は、Fp2の実験時のせん断補強筋のひずみを検討し
て、スタッドレールをH型鋼の両側に配置した。スタッドレールは、
図 6に示すように、丸鋼の端部を熱処理することにより、鉄筋径の
約３倍の円形スタッドを形成したものを、スタッドの直径幅の鉄板

に溶接したものである。フラットプレート構造において通常のせん

断補強筋よりも施工性に優れており、日本ではまだ一般化されてい

ないが、米国では設計式 17)が確立されており、広く一般的に使用さ

れている。 
試験体のパラメータは表 2に示すように、接合プレート形状、鉄
筋間隔、せん断補強の有無、せん断補強筋形状、鉛直荷重の有無、

接合部の接続の有無とした。接合部は、図 7に示すように Fp1,2,3は
接合面全面、Fp.4は加力方向柱前後面のみ、Fp.5は柱側面のみをス
ラブと繋ぎ、他の面は、柱面とダイアフラム外周面の間にスチレン

ボードを入れて完全に接続を切った。 
3.2 加力・計測計画 

加力は、図 3(a), 図 8に示すように、柱下端をピン支持、スラブ端
部を 330×280mmの加圧板を介してクレビス支柱に PC鋼棒で緊結
したピンローラー支持とし、柱頂部にアクチュエータで水平力を静

的に与えた。Fp.1,2については鉛直荷重を常時載荷した。鉛直荷重
位置は、プロトタイプ建物の長期モーメントが 0となる点とした。
戴荷は図 3(a)に示すように、荷重制御された鉛直アクチュエータに
つないだワイヤーを、ローラーを介して試験体の両脇を通し、加力

ピン冶具寸法 

図4 Fp試験体形状寸法 

図5 接合部詳細 

図8 加力装置図 

表2 水平加力実験パラメータ 

接合プレート スラブ鉄筋 せん断補強 接合状態 鉛直荷重

Fp 1 6×65 P t =0.54% -
6×65
(＋字型)

Fp 3

Fp 4 柱前後面

Fp 5 柱側面

全面
15 kN/m

2

-

Fp 2 D6@90

φ9@90
(スタッド)

6×60 P t =0.54%

P t =0.82%

   (a)Fp1,2,3  (b)Fp4  (c)Fp5 

図7 試験体接合部周辺の接合状況

加力方向

図6 スタッドレール 
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点を常時同一の力で引張ることにより行った。加力サイクルは層間

変形角R= 1/1000を 1回、1/500, 1/200 を 2回、1/100を 6回、1/67, 
1/50, 1/33を 2回、1/20を１回とした。 
計測は、スラブ曲率、鉛直変位、ねじりによる回転角を検討でき

るように変位計の配置を計画した。ひずみからスラブの曲げ抵抗、

スタッド・せん断補強筋のせん断抵抗、接合プレートのせん断抵抗

を考察できるように、柱列帯のスラブ鉄筋、スタッド・せん断補強

筋、接合プレート（3軸）のひずみをひずみゲージにより計測した。
また、埋設H鋼（3軸）、ダイアフラム（3軸）、CFT柱のひずみも
計測した。 
3.3 実験結果 

曲げひび割れは、Fp5を除く試験体は最初のR=1/1000サイクルで、
Fp5ではR=1/500サイクルで柱ダイアフラム近傍に生じた。柱せい
幅内のねじりに伴うねじりひび割れは、Fp1,2ではR=1/1000サイク
ルで、Fp3,4ではR=1/500サイクルで、Fp5ではR=1/200サイクルで
生じた。各ひび割れ荷重一覧を表 3に示す。また、図 9に Fp3と Fp5
の最終ひび割れ状況を示す。写真中には計測したひずみ分布とひび

割れ幅から推定した、曲げモーメントが最大となる危険断面位置も

示した。危険断面の内側がねじりで抵抗するスラブ、外側が曲げで

抵抗するスラブとなる。Fp.3, 4では危険断面は柱前後面から 45°方
向に伸びた後、スラブ幅方向に平行になっている。柱側面のみスラ

ブと繋がっている Fp.5では、ほぼ柱せい幅で平行になった。図 10
に、Fp.3, 5のスラブ長さ方向の柱のダイアフラム外端ラインにおけ
る、各サイクルの最大変形時の鉛直変形分布を示す。危険断面位置

でスラブの回転方向が反転し、曲げスラブとねじりスラブに分かれ

ている。柱の前後面のつながっていない Fp.5では、柱せい幅内のね
じりスラブの変形のみが大きい。 
図 11に水平力－変形関係を示す。Fp.1,2,3ではスラブ筋がスラブ
幅全断面で降伏し、スラブの曲げ耐力で最大耐力が決まり、その後

の大変形時にもパンチングシアー破壊は生じなかった。Fp.4では柱
前後面から斜め 45度にねじりせん断破壊した。Fp.5では柱側面のね
じりによる鉄筋降伏により最大耐力を示した。Fp.1,3の結果を比較
すると、鉛直荷重の復元力への影響はほとんど見られない。 

Fp3,4,5について、水平加力試験が終了した後、押し抜き実験を行
った。加力は、図 12に示したようにスラブ上に、せん断スパン比が
約 1.3となるよう支持プレートを載せ、さらに反力ブロックを載せ
PC鋼棒で反力を取った状態で、油圧ジャッキにより下層部柱の下か
ら押し抜き力を静的に加えた。加力は最大耐力を示すまでとした。 
柱とスラブが一部のみ繋がっている Fp.4,5の押し抜き実験は、接
合面から 45度に沿った面と支持プレート位置が危険断面となり、せ
ん断破壊に至った。全面が繋がっている Fp.3は油圧ジャッキの容量
を超えた為、充分なパンチングシアー耐力を有しているとして加力

を途中で終了した。Fp.4,5試験体のスタッドは降伏していた。 

表3 ひび割れ荷重一覧 

曲げひび割れ ねじりひび割れ ねじりせん断ひび割れ

  変位

（mm） 

荷重

（kN） 

変位

（mm） 

荷重

（kN） 

変位

（mm） 
荷重（kN）

Fp.1 0.89 8.8 1.02 13.8 － － 

Fp.2 -1.10 -7.5 -1.38 -9.8 － － 

Fp.3 1.38 7.1 2.07 13.4 － － 

Fp.4 1.09 8.3 1.53 12.3 43.20 56.3 

Fp.5 2.16 7.5 4.13 12.9 － － 

図10 スラブ鉛直変形分布 

図11 水平力―変形関係
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図12 押抜き試験 
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図 13 押抜き試験結果
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実験で得られた最大耐力の一覧を図 13に示す。最大耐力は、接合
プレート、スタッドおよびコンクリートの負担せん断力の和として

示され、スタッド、接合プレートの負担せん断力は、それぞれのひ

ずみ履歴から推定した 2）。Fp４の接合プレートの負担せん断力につ
いては、ひずみゲージが水平加力実験により計測不可能となったの

で、Fp5と同じとした。コンクリートの負担せん断力は、押しぬき
耐力から接合プレートとスタッドの負担せん断力を差し引いて求め

た。この負担せん断力を、柱面から 1/2d離れた想定破壊面の面積で
除した負担せん断応力度と、コンクリート圧縮強度の平方根の比を

負担せん断応力度係数 cαと定義し、同図中に示した。ACI 421.1 
R-9917）によると、コンクリート断面だけを有効とした場合は cα=0.33、
せん断補強も有効とした場合は、cα=0.165となる。実験結果は cα

=0.4程度となっている。 
 
４． Tsシリーズ実験 
4.1 試験体  

Ts実験は、ねじりが作用する柱側面の一部を想定した要素試験体
であり、Fpシリーズ実験試験体の柱側面のねじりスラブ部分を取り
出したものである。試験体は図 14に示す形状とし、スラブ部分は柱
幅の約 2.2倍で、600×600×135（mm）であり、柱せい幅は 270mm、
ダイアフラム幅は 330mmである。試験体パラメータは表 4に示すよ
うに、コンクリート強度、スタッドの有無、軸方向・曲げ方向鉄筋

の有無、埋設H鋼の有無、初期曲げひび割れの有無として、11体を
計画した。Ts.11の補強筋は、試験体の接合部側 1/3の区間のみに配
筋した。初期曲げひび割れは、Fpシリーズの層間変形角 1/200の時
の鉄筋のひずみ度を参考に、大野式加力により導入した。使用材料

特性を表 5に示す。加力は図 3(b)に示したように、CFT柱部分を固
定し、柱から遠いスラブの端部にねじりモーメントを与え、最大耐

力を確認した後、逆方向に加力して反対側の耐力を求めた。計測は、

主要な鉄筋、スタッドレール、H型鋼のひずみを計測すると共に、
図 14の①②③のライン上で端部、柱端位置、中央部の鉛直変位を計
測し、柱幅位置の変位よりねじれ回転角を求めた。 
4.2 実験結果  

初期ねじりひび割れは 7.2kNm前後で、ダイアフラム中央付近か
ら斜めに入った。その角度は、無筋の試験体ではほぼ 45度、補強筋
が一方向に配筋されているものは鉄筋に沿って入る傾向にあった。

補強筋が二方向に配筋されているものは、45度方向の初期ねじりひ
び割れ後に、それと平行なひび割れが増加した。図 15に、代表的な
試験体のひび割れ状況を示す。 

Ts.1～7は初期ねじりひび割れ直後に最大耐力を示した。補強筋の
無いTs.1～3とスタッドレールだけが配筋されたTs.4は、ねじりひ
び割れ後に急激な耐力低下をおこした。曲げ補強筋、H鋼、軸方向
鉄筋が入っているTs.5,6,7は、ひび割れ後も最大耐力を保持しながら
変形が増大した。Ts.8～Ts.11は、ねじりひび割れ後に剛性は低下し
たが、H鋼、曲げ補強筋、軸方向補強筋、スタッドレールのねじり
に対する補強効果により、耐力が増加した。Ts.8～Ts.10を比較する
と、初期曲げひび割れによる剛性、耐力の差は見られなかった。 
4.3 耐力と剛性の評価  

図 16(a)に各試験体の最大耐力と繰り返し時の耐力を、図 16(b)に弾
性論、塑性論、斜め曲げ式 18）、土木学会コンクリート示方書式 19）

による有効幅－耐力関係の計算値を示す。コンクリート示方書式に

よる計算値は、両方向の補強筋のひずみから、有効となる鉄筋断面

積として、軸方向鉄筋を曲げ方向鉄筋の半分として計算した。図

16(b)から、初期ひび割れ耐力は、有効幅を柱幅とした塑性論式が近
い値となり、弾性論式でもおおむね近い値となった。両方向に補強

筋のある試験体（Ts8-11）の最大耐力は、有効幅をスラブ全幅として、
コンクリート示方書式で計算した値に近い。これらより、ねじりス

ラブの各耐力は、以下のようにすればよい。 
1) ひび割れ荷重 tMc ： 柱幅を有効幅とした弾性論による次式 
 

  act btM τη ⋅= )/( 1
2 ---------------------------------------- (2) 

ここで、t:スラブ厚さ、b:スラブ有効幅、η1=3.1+1.8/(b/t)で、τa

は、クラック時のせん断応力度で、2軸応力状態を考慮する必要
があるが、ここではコンクリートの引張強度とする。 

表5 使用材料特性 

圧縮強度

(N/mm
2
 )

引張強度

(N/mm
2
 )

ヤング係数

(N/mm
2
 )

降伏強度

(N/mm
2 
)

引張強度

(N/mm
2
 )

D6 SD295 374 523

φ9 SR295 467 808

UD6 UD785 952 1030

PL-6 460 600

PL-9 367 560

PL-12 362 554
Fc60 57.2 3.9 3.20×10

4

2.26×10
43.847.1Fc35

Fc24 40.2 2.9 2.28×10
4

鋼材コンクリート

SS400

図15 代表的なTｓ試験体の最終クラック状況 
Ts.2 Ts.8 Ts.10 

ねじり破壊断面 

軸方向 曲げ方向
Ts.1 Fc24 - - - - -
Ts.2 Fc36 - - - - -
Ts.3 Fc60 - - - - -
Ts.4 φ9@90 - - - -
Ts.5 - D10@45 - - -
Ts.6 - - - 85×85×6×6 -
Ts.7 - - - -
Ts.8 -
Ts.9 軸方向に直交
Ts.10 曲げ方向に直交

Ts.11
D10@45
（1/3区間）

-

埋設H鋼
初期曲げ
ひび割れ

85×85×6×6

Fc36

φ9@90 D10@45
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コンクリート スタッド
補強筋

表4 Ts実験パラメータ 
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2) 最大耐力 tMu ： 全幅を有効幅としたコンクリート示方書の式

を用いた次式 
 

  
)(2

2
00

00 tb
fA

s
fA

tbM lyl

t

tyt
ut +

Σ
= ------------------------ (3) 

ここで、At、fty、st:横方向補強筋の断面積、降伏強度、間隔であり、
∑Al、fly:有効幅内の軸方向補強筋の断面積の総和の 1/2、降伏強度
であり、t0:横補強筋の短辺長さ、b0: 横補強筋の長辺長さである。 
図 17に剛性の実験結果と弾性論による計算値を示す。実験結果の
単位回転角剛性は図 14に示す区間 2と 3の平均値を取った。計算値
の初期剛性は柱せい幅をねじりの有効幅とし、ひび割れ後の剛性は

有効幅をスラブ全幅として、次式で示すHsuによる剛性低下率αを
適用して算定した 18）。 

 

 α＝0.021（pv+pl）------------------------------------------- (4) 
 

ここで、pvは軸方向鉄筋比、plは横方向鉄筋比を示す。 
それぞれの計算値は、実験値とおおむね一致している。これによ

り、ねじりスラブの剛性の設定は、以下のようにすればよい。 
1) 初期剛性K0：柱せい幅を有効幅とした弾性論による近似式 
   

3/)63.0(3
0 GtbtK −= ---------------------------------- (5) 

ここで、Gはせん断弾性係数である。 
2) ひび割れ後の剛性 ： 全幅を有効幅とし、(4)式による剛性
低下率αを適用して算定した値 

図 18に、Fpシリーズ試験体と同様な配筋を持つTs.8の実験結果
と計算により算定した復元力特性の比較を示す。実験結果とおおむ

ね適合しており、ねじりスラブの復元力特性が適切に評価できたと

言える。 
 
５． 接合部水平耐力と剛性の評価 
マクロモデルによる応力伝達モデルを検討するため、柱前後面の

み、柱側面のみが繋がれている Fp.4,5について、部分架構実験結果
と、ねじり要素実験結果を用いた検討を行った。モデルは図 19(a),(b)
に示すように、スラブを次の 3つの部分に分けた。 
1) 柱側面のスラブをFp実験結果から得られた危険断面幅のねじり
スラブに置換 

2) 柱前後面のスラブを柱幅の仮想梁に置換 
3) ねじりスラブ前後のスラブを単位幅（鉄筋間隔とした）で 2)の
仮想梁と平行な p個の分割仮想梁に置換 
ねじりスラブは 3)の分割仮想梁のモーメントとせん断力により
ねじり力に抵抗する。Fp.4では柱側面が接続していないが、ねじり
スラブの有効幅が柱せい幅より大きく、柱前後面の仮想梁側面に作

用するせん断力によりねじり力がスラブに作用する。Fp.5では柱前
後面が繋がっていなく、ねじり力は直接柱側面よりスラブに作用す

る。図 19(c)にフレームモデル化したイメージ図を示す。柱前後面の
仮想梁の復元力として、曲げクラック耐力は (6) 式、降伏耐力は (7) 
式に接合プレートの曲げ耐力を付加して求め、ねじりスラブ前後の

分割仮想梁の復元力としては、曲げクラック耐力と降伏耐力を

(6),(7) 式により求めた。降伏時の剛性低下率αyは、菅野式 (8)によ
った 11）。 

 

Mc=0.56 ZBσ (units: N, mm) ---------------------------- (6) 
My=0.9atσyd ---------------------------------------------------- (7) 
αy=(0.043+1.64npt+0.043a/d)(d/D)2--------------------- (8) 

 

ここで, σB はコンクリート強度( N/mm2), Z は断面係数, at は軸方

向鉄筋断面積, σy は鉄筋の実降伏強度, d は梁の有効せい, D は梁
せい、nはヤング係数比、ptは引張鉄筋比、 a はせん断スパン長さ
である (a =M/Q)。柱前後面の仮想梁のαyを算定するときの ptは、

接合プレートの断面積の 1/3を引張り部分と仮定し、引張り鉄筋と
して算入した。 
危険断面幅の有効幅を持つねじりスラブ部分も、仮想梁と同様に

単位幅で j個に分割し、単位幅間のねじり力の伝達の復元力は、Ts
シリーズの実験結果に基づいた設定方法によった。このとき、ねじ

りスラブの有効幅は Fp実験から得られた危険断面幅とした。 
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図17 Tsシリーズの剛性の実験結果と計算値の比較 
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算定手法は、まず図 19(b)に示した Fp.5試験体の場合、スラブ最外
端の分割梁 1の回転角を初期条件として与え、順次柱側の分割梁の
モーメントとせん断力によるモーメントおよび分割区間でのねじり

モーメントを計算し、最終的に柱の回転角とねじりモーメントの関

係を求める。また、図 19（a）の Fp.4の場合には Fp.5と同じ条件を
用いて分割梁によるねじりモーメントを計算し、最後に柱の回転角

と柱前後面の仮想梁の回転角が同じとして、柱前後面の仮想梁のモ

ーメントとせん断力によるモーメントを加える。 
具体的な算定方法は以下のようになる。 

1) ねじりスラブ最外端の分割仮想梁 1の初期回転角θ1を微小な任

意の値として定める。 
2) 分割仮想梁 1のモーメントM1＝θ1×Kmを算定する。 
3) 2)で求めた分割仮想梁 1のモーメントM1と前後端のせん断力に

よるモーメント（M1bt/l）の和を分割区間 1のねじりモーメント
T1とする。 

4) T1をねじり剛性Ktで割り、分割区間1での増分ねじり回転角 1θ∆

を求める。 

   t
t

d
K
T1

1 =∆θ ----------------------------------------------- (9) 

5) 分割仮想梁1の回転角θ1に分割区間1の増分回転角Δθ1を加え

る事で 1つ内側の分割仮想梁 2の回転角θ2とする。 
   112 θθθ ∆+= ---------------------------------------------- (10) 

6) 2)～6) の計算を、分割仮想梁 jまで繰り返す。この時、i番目の
ねじりスラブ分割仮想梁 iのねじりモーメントは次式となる。 

   t
i

iii b
l

M
MTT ++= −1 --------------------------------- (11) 

最終的に初期条件θ1での Tjが不釣合いモーメントとなり、θj

が柱の回転角となる。 
7) θ1を増加させて、1)～6)を繰り返し、各θ1に対する Tjとθjを

求め、Tjとθjの関係を求める。 
Fp.4においては、分割仮想梁 pを柱前後面の仮想梁と考える。 

実験結果と解析結果の比較を図 20に示す。解析結果と実験値は、
良い対応を示している。これにより、想定した応力伝達モデルは適

切であったといえる。Fp.4のように、柱側面でつながっていなくて
も、ねじりスラブが柱せい幅より広いため、ねじり耐力が発揮でき、

その反力がせん断力として柱前後面の仮想梁に伝わることになる。

この場合、この部分のせん断力が急増することになり、パンチング

シアー破壊の検討に柱側面のねじりモーメントによる付加的なせん

断力を考慮することが必要になる。実験結果を整理したフラットス

ラブのパンチングシアー耐力の評価式である(1)式に、モーメントの
項が付加されるのは、このような応力の伝達があるからである。 

記号 

  
：ねじり分割区間の増分回転角θi 

 ：ねじり分割区間の長さ

：ねじり剛性 
：危険断面幅

：分割梁の反曲点位置までのスパン

：ねじり分割区間 iのねじりモーメント
：分割梁 iのモーメント
：分割梁の回転剛性

の回転角：分割梁θi 

dt

Kt 
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∆ 

（a）Fp.4応力伝達モデル 
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図19 応力伝達モデル 
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この結果を踏まえて、Fp.3に対する解析を行った。Fp.4では柱前
後面近くのねじりスラブに応力が集中しているのに対して、Fp.5で
は柱側面のねじりスラブに応力が集中している。したがって、Fp.4
と Fp.5を足し合わせると、Fp.3の応力状態に近くなると考え、初期
ひび割れまでのねじりに対する有効幅を柱せい幅、ひび割れ後のね

じり剛性とねじり耐力は Fp.4と Fp.5の和とした。柱側面のねじりモ
ーメントと、柱前後面のモーメントとせん断力によるモーメントが

負担する不釣合いモーメントの割合は、曲げ剛性とねじり剛性の比

により決定される事になる。解析結果と実験結果の比較を図 21に示
す。実験値と計算値は良い対応を示した。また、同図中には、RC規
準算定法であるスラブを梁に置換した場合の復元力も示した。図 22
に Fp3試験体の危険断面位置のスラブ幅方向鉄筋ひずみ分布を実験
値と計算値を比較して示す。2000μ以上のひずみは 2000μとし、解
析値のひずみはモーメントと比例関係にあるとして求めている。実

験値と計算値は良い対応を示した。ひずみ分布は柱からの距離に反

比例しており、狩野・吉崎の実験結果 7)9）と同様の性状を示した。 
以上により、本論で提案した方法による復元力特性の設定方法で、

実験結果をうまくシミュレートできるといえる。 
 
６． 結論 
本研究により以下の結論が得られた。 
１． 柱側面のねじりモーメントだけが作用する場合と、柱前後面の

せん断力・モーメントが作用する場合のねじりの作用を適切に

考慮してねじりの有効幅を設定し、ねじりスラブと曲げスラブ

の復元力を考える事で、比較的良い精度で接合部全体としての

水平力―変形関係を推定できる。 
２． 柱側面のねじりモーメントにより、柱前後面に付加せん断力が

作用し、パンチングシアー耐力の評価に考慮する必要がある。 
３． 本論で提案した接合部は充分なパンチングシアー耐力を有して

いる。 
本論は、全体プロジェクト 20)のうち、接合部の水平力―変形関係に

注目したものであり、今後は、本論で提案した接合部に、モーメン

トが作用しないときのパンチングシアー耐力の評価を行い、(1)式を
用いた設計法を提案する予定である。また、本論で提案した復元力

特性の設定方法は、片スラブとなる外周柱についてはそのまま適用

可能であるが、隅柱などの他端でスラブが連続してない部分につい

ては、別途検討が必要である。さらに、復元力特性のより簡便な設

定手法を検討したい。 
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図21 Fp.3試験体の復元力の比較 
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