
現改比較表                                        平成 26 年 5 月 30 日 
（    削除、   追加、 差替） 

現行 鉄道土木耐震標準改訂に伴う低層標準 2009 運用変更 備考 
付録１０ 設計例２（６層建物） 

 

１．基本方針 

1.1 はじめに 

 本設計例は、「線路上空建築物（低層）構造設計標準 2009」を基に、構造高さ 30m の 6 階建線路上空

建築物を想定したもので、線路直交方向および線路平行方向ともに地中梁無しで計画している。線路

平行方向（X方向）に 5スパン、線路直交方向（Y方向）に 3スパンとし、スパン長は X方向で 10m、Y

方向で 15m、10m、15m とした。階高は、線路階（1 階）は 7.5m、2 階から 6 階は、4.5m に設定した。

用途は、2階をコンコース、3階～6階に店舗を設定し、屋上には屋外機器荷重を設定する。 

 地盤は設計地盤面(SGL)-0～16m付近までN値2～10程度の粘性土、N値7程度の砂質土が続き、SGL-16

～24m 付近で N値 40～50 程度の砂質土となり、24m 以深に N値 60 以上の支持層とした砂質土がある。

基礎は場所打ち鉄筋コンクリート杭基礎とし、上部構造は線路平行・直交方向とも鉄骨ラーメン構造

とする。線路階については、冷間成形角形鋼管柱にコンクリートを充填する。 

 架構モデルは、杭とラーメンを一体としたモデルとし、各部材、地盤ばねの弾塑性を考慮した立体

フレーム静的増分解析を行う。建築基準法による検証の範疇外であるが最大級地震動の確認について

は、6質点系の時刻歴解析を行う。入力地震動は、「鉄道耐震標準」に定める L2 地震動のスペクトルⅡ

を用いることとする。 

 

1.2 設計性能目標 

本建築物は、構造高さ 20m を超えた線路上空建築物である。線路上空建築物に要求される軌道のシ

ェルターとしての機能を果たすことはもとより、上層部が線路階に及ぼす常時、地震時の影響を考慮

した検討を行う。構造高さが 20m を超える高層化にともなう追加確認事項の検討を行ない、耐震性を

確認する。 

 

構造高さが 20m を超えた場合の追加確認事項は以下のとおりである。 

・上層階の P-⊿効果の影響を考慮する。 

・線路階柱には、鋼管にコンクリートを充填する。 

・最大級地震動の確認では、時刻歴解析による検討を行う。 

 ・保有水平耐力時に圧縮側の杭にヒンジを許容しない。 

 ・杭の帯筋間隔を杭頭から 6Dｐ（Dｐ:杭径）の範囲は 100mm 以下とする。 

 

２．一般事項 

2.1 建築物概要 

・用 途  コンコース・店舗 

・規 模  床面積      2,080[m２]（2 階～6階） 

            延べ床面積   12,480[m２] 

          階数      地上 6 階 

          構造高さ    30.0[m] 

・構造種別  S 造 

・骨組形式  線路平行方向（X方向）：純ラーメン構造 

       線路直交方向（Y方向）：純ラーメン構造 
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平成 26 年 7 月 18 日修正
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       X 方向、Y方向とも地中梁の無い構造形式 

・基礎種別    場所打ち鉄筋コンクリート杭基礎 

        （杭径 φ2500[mm]、杭先端 設計地盤面-25[m]） 

 

2.2 主要断面・伏図・軸組図 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

       X 方向、Y方向とも地中梁の無い構造形式 

・基礎種別    場所打ち鉄筋コンクリート杭基礎 

        （杭径 φ2500[mm]、杭先端 設計地盤面-25[m]） 

 

2.2 主要断面・伏図・軸組図 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

図 2 2～RF 階床伏図 

 図 3 A 通り軸組図（線路平行方向）  図 4 １通り軸組図（線路直交方向）

図 1 杭伏図 図 2 2～RF 階床伏図 

 図 3 A 通り軸組図（線路平行方向）  図 4 １通り軸組図（線路直交方向）

図 1 杭伏図 
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杭部材 2500φ 主筋 66-D32  

Hoop  -D16＠300（杭頭から 6Dｐの範囲＠100） Fｃ27 

 

大梁断面 

表-1(1) 線路平行方向梁（X方向）断面表 

     材質：SN490B

階 位置 

GX1 GX2 

断面 
部材 

種別 
断面 

部材 

種別 

RF 
端部 BH-800x350x16x28 FA BH-800x300x16x28 FA 

中央  H-800x350x16x28 FA  H-800x300x14x26 FA 

6 
端部 BH-800x350x16x28 FA BH-800x350x16x32 FA 

中央  H-800x350x14x26 FA  H-800x300x14x26 FA 

5 
端部 BH-900x350x16x32 FA BH-900x300x19x32 FA 

中央  H-800x300x16x28 FA  H-800x300x16x28 FA 

4 
端部 BH-900x450x16x32 FA BH-900x400x16x28 FA 

中央  H-900x350x16x32 FA  H-900x300x16x28 FA 

3 
端部 BH-900x450x16x32 FA BH-900x400x16x32 FA 

中央  H-900x400x16x32 FA  H-900x350x16x32 FA 

2 
端部 BH-1400x600x25x40 FA BH-1400x600x25x40 FA 

中央 BH-1300x600x25x36 FA BH-1300x600x25x36 FA 

      

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

杭部材 2500φ 主筋 66-D32  

Hoop  -D16＠300（杭頭から 6Dｐの範囲＠100） Fｃ27 

 

大梁断面 

表-1(1) 線路平行方向梁（X方向）断面表 

     材質：SN490B

階 位置

GX1 GX2 

断面 
部材

種別
断面 

部材 

種別 

RF
端部 BH-800x350x16x28 FA BH-800x300x16x28 FA 

中央  H-800x350x16x28 FA  H-800x300x14x26 FA 

6
端部 BH-800x350x16x28 FA BH-800x350x16x32 FA 

中央  H-800x350x14x26 FA  H-800x300x14x26 FA 

5
端部 BH-900x350x16x32 FA BH-900x300x19x32 FA 

中央  H-800x300x16x28 FA  H-800x300x16x28 FA 

4
端部 BH-900x450x16x32 FA BH-900x400x16x28 FA 

中央  H-900x350x16x32 FA  H-900x300x16x28 FA 

3
端部 BH-900x450x16x32 FA BH-900x400x16x32 FA 

中央  H-900x400x16x32 FA  H-900x350x16x32 FA 

2
端部 BH-1400x600x25x40 FA BH-1400x600x25x40 FA 

中央 BH-1300x600x25x36 FA BH-1300x600x25x36 FA 

      

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

図 5 土質柱状図 

地盤ばね算定用 
N 値 

図 5 土質柱状図 

地盤ばね算定用 
N 値 



表-1(2) 線路直交方向梁（Y方向）断面表 

     材質：SN490B

階 位置 

GY1 GY2 

断面 
部材 

種別 
断面 

部材 

種別 

RF 
端部 BH-800x300x14x22 FA BH-800x300x14x22 FA 

中央  H-800x300x14x22 FA  H-800x300x14x22 FA 

6 
端部 BH-800x350x16x32 FA BH-800x350x16x32 FA 

中央  H-800x350x16x32 FA  H-800x300x14x26 FA 

5 
端部 BH-900x350x16x32 FA BH-900x300x16x32 FA 

中央  H-900x350x16x32 FA  H-800x300x16x28 FA 

4 
端部 BH-900x400x16x32 FA BH-900x400x16x28 FA 

中央  H-900x350x16x32 FA  H-900x300x16x28 FA 

3 
端部 BH-900x400x16x32 FA BH-900x400x16x32 FA 

中央  H-900x350x16x32 FA  H-900x350x16x32 FA 

2 
端部 BH-1400x650x25x40 FA BH-1400x650x25x40 FA 

中央 BH-1300x650x25x36 FA BH-1300x650x25x36 FA 

部材種別は、SN490B 材を用いているので、「構造技術基準」付録に示されるフランジ

とウェブの幅厚比の相関を考慮した制限値による部材ランクで評価した。 

 

小梁断面 

スパン 15[m],10[m] 

2～R 階床 H-800x300x14x26 (SN400A) ＠2.50[m] 

 

柱断面 

線路階の柱は、充填コンクリート（Fｃ27）の剛性（φＡ=1.25、φＩ=1.54）を考慮する。 

 

表 2 柱断面表 

階 C1 C2 材質 幅厚比 

6 □-600x600x25 □-600x600x22 BCP325 FA 

5 □-650x650x25 □-650x650x22 BCP325 FA 

4 □-700x700x25 □-700x700x22 BCP325 FA 

3 □-750x750x25 □-750x750x22 BCP325 FA 

2 □-850x850x36 □-850x850x36 BCP325 FA 

1 □-900x900x40※ □-900x900x40※ BCP325 FA 

※：線路階（1階）の柱には、コンクリートを充填する。

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表-1(2) 線路直交方向梁（Y方向）断面表 

     材質：SN490B

階 位置

GY1 GY2 

断面 
部材

種別
断面 

部材 

種別 

RF
端部 BH-800x300x14x22 FA BH-800x300x14x22 FA 

中央  H-800x300x14x22 FA  H-800x300x14x22 FA 

6
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5
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4
端部 BH-900x400x16x32 FA BH-900x400x16x28 FA 
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3
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No. 階 室名 種類 床用 小梁 ラーメン用 地震用 備考

D.D 7,900 7,900 7,900 7,900 鉄骨自重別途

R 屋根1 L.L 10,000 10,000 5,000 3,000 屋外機器含む

（屋外機器） T.L 17,900 17,900 12,900 10,900

D.D 7,900 7,900 7,900 7,900 鉄骨自重別途

R 屋根2 L.L 3,000 3,000 2,400 1,300 軽微な室外機含む

（一般部） T.L 10,900 10,900 10,300 9,200

6 D.D 6,900 6,900 6,900 6,900 鉄骨自重別途

| 店舗 L.L 2,900 2,900 2,400 1,300

3 T.L 9,800 9,800 9,300 8,200

D.L 6,500 6,500 6,500 6,500 鉄骨自重別途

2 コンコース L.L 5,000 5,000 3,500 1,500

T.L 11,500 11,500 10,000 8,000

①

③

④

②

No. 階 室名 種類 床用 小梁 ラーメン用 地震用 備考

D.D 7,900 7,900 7,900 7,900 鉄骨自重別途

R 屋根1 L.L 10,000 10,000 5,000 3,000 屋外機器含む

（屋外機器） T.L 17,900 17,900 12,900 10,900

D.D 7,900 7,900 7,900 7,900 鉄骨自重別途

R 屋根2 L.L 3,000 3,000 2,400 1,300 軽微な室外機含む

（一般部） T.L 10,900 10,900 10,300 9,200

6 D.D 6,900 6,900 6,900 6,900 鉄骨自重別途

| 店舗 L.L 2,900 2,900 2,400 1,300

3 T.L 9,800 9,800 9,300 8,200

D.L 6,500 6,500 6,500 6,500 鉄骨自重別途

2 コンコース L.L 5,000 5,000 3,500 1,500

T.L 11,500 11,500 10,000 8,000

①

③

④

②

2.3 使用材料 

   使用材料を表 3に示す。 

表 3 使用材料 

種 類 材 料 使 用 箇 所 

鋼材 

SN400A 

SN490B 

BCP325 

小梁 

大梁 

柱 

鉄筋 

SD295A(D16以下)

SD345(D19-D29) 

SD390(D32 以上) 

スラブ筋、せん断補強筋 

フーチング主筋、せん断補強筋

杭主筋 

コンクリート 

Fｃ21 

Fｃ27 

スラブ 

杭、根巻き形式、 

柱の充填コンクリート 

 

３．準備計算 

 

3.1 仮定荷重 

 屋根荷重の L.L（積載荷重）は、屋外機器荷重を考慮して設定した。 

                       表 4 仮定荷重                      [kN/m２] 
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3.2 設計用地震荷重 

・ 設計用一次固有周期  T=0.03H H=30[m] ∴T=0.90[sec] 

・ 地盤種別    第 2 種地盤 

・ 振動特性係数   Rｔ=1.0（固有周期にかかわらず Rｔ=1.0 とする。） 

・ 地震地域係数   Z=1.0 

・ 標準せん断力係数(一次設計用) C０=0.2 

・ 地震力の算出 

 

表 5 一次設計用地震荷重 

階 Wｉ[kN] ΣWｉ[kN] αｉ Aｉ Cｉ１ Qｉ１ 
W/A 

[kN/m２] 

6 22,290 22,290 0.18 1.94 0.39 8,652 11.14 

5 20,170 42,459 0.34 1.59 0.32 13,518 10.08 

4 20,292 62,751 0.50 1.39 0.28 17,467 10.15 

3 20,421 83,172 0.66 1.24 0.25 20,667 10.21 

2 20,705 103,877 0.83 1.12 0.22 23,193 10.35 

1 
（線路階） 

21,625 125,503 1.00 1.00 0.20 25,100 10.81 

 

 

４．解析条件 

 

4.1 解析概要 

 3 次元立体静的増分解析を行う。解析条件を以下に示す。 

・外力分布形は、Aｉ分布とする。 

・材料強度は、F値の 1.1 倍とする。 

・梁の終局曲げ耐力は、柱の面外降伏により決まる有効ウェブを考慮した塑性モーメントより求め

る。 

・梁の剛性にスラブの協力幅を考慮する。ただし、梁耐力の割り増しは行わない。 

・梁の復元力特性はバイリニアとし、2次勾配は初期剛性の 1/1000 とする。 

・線路階の柱の剛性は、充填コンクリートを考慮する。ただし、柱の終局耐力は充填コンクリート

を無視して鉄骨のみで評価する。 

・柱の復元力特性はバイリニアとし、2 次剛性は初期剛性の 1/1000 とする。柱の終局曲げ耐力は

M-N インタラクションを考慮する。 

・杭の復元力特性はトリリニアとし、曲げひび割れ後の剛性低下を考慮する、3 次剛性は初期剛性

の 1/1000 とする。杭の終局耐力は、円形断面の応力ブロック法により算定し、M-N インタラクシ

ョンを考慮する。 

・パネルゾーンの剛性を考慮する。 

・RF～2F は、剛床と仮定する。 

・線路階の階高の設定および、モデル化の概要を図 7に示す。 
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4.2 梁の終局曲げ耐力 

 長スパンのハンチ付き部材は、ハンチ端に降伏ヒンジを想定したモーメント勾配による端部モーメ

ントが、端部の終局曲げ耐力より小さい場合は、端部の終局曲げ耐力を低減する。 

 

4.3 柱の終局曲げ耐力 

Mｐ=Zｐ×1.1×σｙとし、M-N インタラクションを考慮する。 

 

4.4 杭の終局曲げ耐力 

 終局曲げ耐力は、円形断面の応力ブロック法により算定し、Mｕ-N インタラクションを考慮する。ま

た、曲げひび割れモーメントは、ｃσｔ・Zｅより求める（ｃσｔ：コンクリートの引張強度＊、Zｅ：鉄筋

の効果を考慮した断面係数）。 

  * コンクリートの引張強度 cσtは、日本建

築学会「RC 規準」に準じて 0.56σＢ
０．５とした

（σＢの単位は N/mm２）。 

 設計軸力の範囲（軸力比 0.1 程度）の終局耐

力を適切に評価するため、図 8のようにモデル

化した。 
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図 7 線路階の柱のモデル化概要図 
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4.5 柱－杭接合部 

 柱－杭接合部については、6.4 項において曲げヒンジが発生しないことを確認するため、解析では弾

性とする。 

 

4.6 地盤ばね 

 水平地盤ばねは 1.0m ピッチとした。なお、杭先端鉛直ばねおよび杭先端回転ばねは考慮しない。 

砂質土の E０、φは N 値から算出し、粘性土の E０、qｕは土質試験の結果を用いる。地盤ばねは、初期

剛性 kｈ=1.5kｈ０、降伏耐力を極限（塑性）地盤反力 Pｙとするバイリニアで与える。表 7 に地盤ばね K

ｈと極限（塑性）地盤反力 Pｙを示す。なお、杭間隔による水平地盤ばねの群杭の影響を考慮する。 

 

4.6.1 水平地盤反力の算定 

   kｈ０=α･ξ･E０･B
－３／４ 

    α= 粘性土 80（三軸圧縮試験から地盤係数を算定） 

砂質土 80（N 値より地盤係数を算定） 

    E０=700N とした。 

    Kｈ=1.5･kｈ０･B･⊿L 

   Pｙの算定 

    Pｙの算定にあたって土質定数は下式による 

    砂質土：φ= 20N+15、粘性土：Cｕ=qｕ/2  

 

4.6.2 群杭による水平地盤反力係数（kｈ）の検討 

    「基礎指針」により群杭による影響を考慮する。 

    ξ：群杭の影響を考慮した係数（単杭の場合 ξ=1.0） 

     杭中心間隔 R=10.0[m]、杭径 B=2.5[m] 最小杭中心間隔比 R/B=10.0/2.5=4.0≦6.0 

     R/B≦6.0 の場合、ξ=0.15×R/B+0.10=0.15×4.0+0.1=0.7 

 

4.6.3 群杭の極限地盤反力（Pｙ）の検討 

 1）粘性土 

    最小杭中心間隔比 R/B=4.0＞3.0 より、単杭として評価する。 

 2）砂質土 

    最小 R/B=4.0 
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    κ=a(R/B-1.0)+0.4=0.362×(4.0-1.0)+0.4=1.5 

     単杭時でκ=3.0 であるので 低減率はκ/3.0=0.5 となる。 

     他の層についての低減率を表 6に示す。 

 

 

 

 

 

 

 

 

4.5 柱－杭接合部 
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表 6 群杭による極限地盤反力の低減率 

砂質土 

設計 GL-[m] 
N 値 φ κ 

極限地盤反力 Pｙ 

の低減率（κ/3.0） 

6～8 7 26.8 1.5 0.50 

16 15 32.3 1.4 0.45 

17～23 50 46.6 1.1 0.36 

24～25 65 51.1 1.0 0.33 

 

表 7 地盤ばね（杭径 2500φ） 

設 計 

GL-[m] 

N 

値 

土質 
s:砂質土 

c:粘性土 

E０ 

[kN/m２] 
α ξ※1 

kｈ０ 

[kN/m
３] 

Kｈ 

[kN/m]

Cｕ 
=qｕ/2 

[kN/m２] 

低減率 

κ/3※2 

Pｙ
※3 

[kN] 

δｙ

[cm]

0.0 2 c 1,050 80 0.7 935 1,754 12.3  1.00 31 1.75

1.0 2 c 1,050 80 0.7 935 3,507 12.3  1.00 96 2.73

2.0 2 c 1,050 80 0.7 935 3,507 12.3  1.00 130 3.70

3.0 4 c 3,170 80 0.7 2,824 10,588 43.9  1.00 588 5.56

4.0 4 c 3,170 80 0.7 2,824 10,588 43.9  1.00 711 6.72

5.0 4 c 3,170 80 0.7 2,824 10,588 43.9  1.00 834 7.88

6.0 7 s 4,900 80 0.7 4,364 16,367 － 0.50 458 2.80

7.0 7 s 4,900 80 0.7 4,364 16,367 － 0.50 537 3.28

8.0 7 s 4,900 80 0.7 4,364 16,367 － 0.50 615 3.76

9.0 10 c 5,250 80 0.7 4,676 17,536 61.3  1.00 1,379 7.86

10.0 10 c 5,250 80 0.7 4,676 17,536 61.3  1.00 1,379 7.86

11.0 10 c 5,250 80 0.7 4,676 17,536 61.3  1.00 1,379 7.86

12.0 10 c 5,250 80 0.7 4,676 17,536 61.3  1.00 1,379 7.86

13.0 10 c 5,250 80 0.7 4,676 17,536 61.3  1.00 1,379 7.86

14.0 10 c 5,250 80 0.7 4,676 17,536 61.3  1.00 1,379 7.86

15.0 10 c 5,250 80 0.7 4,676 17,536 61.3  1.00 1,379 7.86

16.0 15 s 10,500 80 0.7 9,352 35,071 － 0.45 1,431 4.08

17.0 50 s 35,000 80 0.7 31,175 116,905 － 0.36 2,277 1.95

18.0 50 s 35,000 80 0.7 31,175 116,905 － 0.36 2,413 2.06

19.0 50 s 35,000 80 0.7 31,175 116,905 － 0.36 2,548 2.18

20.0 50 s 35,000 80 0.7 31,175 116,905 － 0.36 2,683 2.30

21.0 50 s 35,000 80 0.7 31,175 116,905 － 0.36 2,819 2.41

22.0 50 s 35,000 80 0.7 31,175 116,905 － 0.36 2,954 2.53

23.0 50 s 35,000 80 0.7 44,535 167,007 － 0.36 3,089 2.64

24.0 65 s 45,500 80 0.7 57,896 217,109 － 0.33 3,726 2.45

25.0 65 s 45,500 80 0.7 57,896 108,554 － 0.33 1,941 2.55

 

※1：群杭の水平地盤反力係数(kｈ)の低減率を示す。 

※2：群杭の極限地盤反力(Pｙ)の低減率を示す。 

※3：群杭よる低減を考慮した極限地盤反力(Pｙ)示す。 
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※1：群杭の水平地盤反力係数(kｈ)の低減率を示す。 
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５．一次設計 

 

5.1 応力図 

 代表フレームの地震時応力を図 9に示す。一次設計時に最上層の地盤ばねの降伏が見られる。 

（なお、一次設計で弾性解析により応力を算定する場合は、降伏する地盤ばねを等価剛性として評価

する必要がある。） 

   
 

 

 

 

5.2 偏心率・剛性率・層間変形角・杭頭変位 

5.2.1 偏心率 

 偏心率を表 8に示す。線路階は杭の変形を含めた剛性により再計算を行い確認した。 

 

表 8 偏心率 

  重心 剛心 偏心距離 ねじれ剛性 弾力半径 偏心率 

階 
gｘ 

[cm] 

gｙ 

[cm] 

lｘ 

[cm] 

lｙ 

[cm] 

eｘ 

[cm] 

eｙ 

[cm] 

KＲ 

[kN･m] 

rｅｘ 

[cm] 

rｅｙ 

[cm] 
Rｅｘ Rｅｙ

6 2,500 2,000 2,500 2,000 0.0 0.0 301,397,232 2,117 2,270 0.00 0.00

5 2,500 2,000 2,500 2,000 0.0 0.0 355,719,902 2,169 2,252 0.00 0.00

4 2,500 2,000 2,500 2,000 0.0 0.0 415,614,167 2,137 2,254 0.00 0.00

3 2,500 2,000 2,500 2,000 0.0 0.0 505,494,871 2,102 2,277 0.00 0.00

2 2,500 2,000 2,500 2,000 0.0 0.0 683,018,653 2,062 2,267 0.00 0.00

1※ 2,500 2,000 2,500 2,000 0.0 0.0 216,420,312 2,192 2,238 0.00 0.00

※：1階（線路階）は杭の変形を含めた剛性により算定した値。 

 

表 9 に偏心率の補正値を示す。本設計例は整形な平面配置であり偏心率は 5％未満であるため、杭の

応力および変位については、n=0.05 の偏心率を考慮し杭頭変位、杭応力を検討する。 
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X 方向（Cフレーム） Y 方向（3フレーム） 

○：水平地盤ばねの降伏を示す。 

図 9 応力図（鉛直＋地震時） 
X 方向（Cフレーム） Y 方向（3フレーム） 

○：水平地盤ばねの降伏を示す。 

図 9 応力図（鉛直＋地震時） 



表 9 偏心による補正値 

方向 
剛心位置 

[m] 

弾力半径 

[m] 
偏心率

補 正 

偏心率 

X 方向 25.0 21.92 0.0 0.05 

Y 方向 20.0 22.38 0.0 0.05 

 

実際には、各杭位置により偏心による補正値が異なるが、簡便のため最大値を採用する。 

補正率 X 方向 αｘ=1+n･y/rｅｘ=1+0.05×20/21.92=1.046 → 1.05 

        Y 方向 αｙ=1+n･x/rｅｙ=1+0.05×25/22.38=1.056 → 1.06 

 

5.2.2 剛性率 

剛性率を表 10 に示す。線路階の剛性率は、0.3 以上を満足している。なお、1/rｓは重心位置での層

間変形角である。 

 

表 10 剛性率の検討 

階 

X 方向加力（rｓの平均 290） Y 方向加力（rｓの平均 253） 

層間変位 

[cm] 
rｓ Rｓ Fｓ 

層間変位 

[cm] 
rｓ Rｓ Fｓ 

6 1.28 351 1.21 1.00 1.47 305 1.202 1.00 

5 1.78 253 0.87 1.00 1.92 234 0.923 1.00 

4 1.90 236 0.82 1.00 2.12 212 0.836 1.00 

3 1.75 258 0.89 1.00 2.07 218 0.857 1.00 

2 1.35 334 1.15 1.00 1.65 274 1.077 1.00 

線路階 2.44 308 1.06 1.00 2.67 280 1.102 1.00 

 

5.2.3 層間変形角 

最大層間変形角を表 11 に示す。両方向共に線路階 1/150 以下、上層階 1/200 以下のクライテリアを

満足している。層間変形角は各柱で確認し、最大値を示している。 

 

表 11 層間変形角 

階 

X 方向 Y 方向 

層間変位 

[cm] 

層間変形角 

[rad] 

層間変位

[cm] 

層間変形角 

[rad] 

6 1.28 1/351 1.47 1/305 

5 1.78 1/253 1.92 1/234 

4 1.90 1/236 2.12 1/212 

3 1.75 1/258 2.07 1/218 

2 1.35 1/334 1.65 1/274 

線路階 2.56 1/293 2.81 1/266 
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5.2.4 杭頭変位 

 一次設計時の杭頭変位（設計地盤面の水平変位）を各杭に対して確認する。杭頭変位は、表 9 で算

定した偏心による割り増しを考慮する。杭径に対する杭頭変位は X方向で 1.14%、Y 方向で 1.12％であ

り杭径の 1.5%（場所打ち鉄筋コンクリート杭）以内であることを確認した。 

 

表 12 杭頭（設計地盤面）変位 

 杭頭変位[cm] 
（偏心による割り増しを考慮） 

δｐ/D 

（判定値 1.5[%]） 

X 方向 

（線路平行方向） 
δｐ･αｘ=2.72×1.05=2.85 

2.85/250=1.14[%]＜1.5[%] 

判定 OK 

Y 方向 

（線路直交方向） 
δｐ･αｙ=2.81×1.06=2.97 

2.97/250=1.12[%]＜1.5[%] 

判定 OK 

 

5.3 柱、梁の断面算定 

 全て許容応力度以内であることを確認した。 

 梁のたわみも線路階で 1/500 以下、上層階で 1/300 以下であることを確認した。本設計例ではスパ

ン 20m 以上の大梁に該当しないため、鉛直震度による割り増し検討は行わない。 

 

5.4 杭の鉛直支持力および断面算定 

 杭の鉛直支持力と杭頭に作用する最大長期荷重を表 13 に示す。杭の断面算定では 10cm の杭の偏心

を考慮し、長期設計用曲げモーメント（MＬ＋NＬ×0.1m）、短期設計用曲げモーメント（MＬ+MＥ+   (N

Ｌ+NＥ)×0.1m）に対し許容応力度以下であることを確認している。なお、短期応力に表 9で算定した偏

心による割り増しを考慮する。 

 

表 13 杭の長期支持力と最大長期荷重 

杭径[cm] 250 

杭長[cm] 2,500

L/D 10.0

長期支持力[kN] 11,010

最大長期荷重[kN] 8,772

 

 

 

６．二次設計 

 

6.1 静的増分解析結果 

6.1.1 荷重係数－層間変形角 

構造高さが 20m を超えているため、保有水平耐力の評価に P-⊿効果の影響を考慮する。 

表 14 に層間変形角 1/75 時の P-⊿効果による層せん断力の算定結果を示す。P-⊿効果による保有水平

耐力への影響は、線路階で 3%程度である。図 10 に線路階の P-⊿効果の影響の比較を示す。図 11 に各

階の P-⊿効果を考慮した荷重係数－層間変形角関係を示す。 
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表 14 P-⊿効果の考慮した保有水平耐力（荷重係数）の算定 

X 方向(線路平行方向) 

階 
ΣWｉ 

[kN] 

階高 

[cm] 

⊿１／７５ 

[cm] 

Qｕ 

[kN] 

QＰ－⊿ 
=ΣWｉ×⊿/ｈ 

[kN] 

QＰ－⊿/Qｕ 

[%] 

Qｕ' 

=Qｕ-QＰ－⊿ 
Aｉ 

荷重係数 

Qｕ' 

/(Z･Rｔ･Aｉ･ΣWｉ)

6 22,290 450 6.00 23,688 297 1.25 23,390 1.94 0.541 

5 42,459 450 6.00 33,108 566 1.71 32,542 1.59 0.482 

4 62,751 450 6.00 40,337 837 2.07 39,501 1.39 0.453 

3 83,172 450 6.00 48,669 1,109 2.28 47,560 1.24 0.460 

2 103,877 450 6.00 60,130 1,385 2.30 58,745 1.12 0.507 

1 

線路階 
125,503 750 10.0 62,866 1,673 2.66 61,193 1.00 0.488 

Y 方向(線路直交方向) 

階 
ΣWｉ 

[kN] 

階高 

[cm] 

⊿１／７５ 

[cm] 

Qｕ 

[kN] 

QＰ－⊿ 
=ΣWｉ×⊿/ｈ 

[kN] 

QＰ－⊿/Qｕ 

[%] 

Qｕ' 

=Qｕ-QＰ－⊿ 
Aｉ 

荷重係数 

Qｕ' 

/(Z･Rｔ･Aｉ･ΣWｉ)

6 22,290 450 6.00 20,678 297 1.44 20,381 1.94 0.471 

5 42,459 450 6.00 30,682 566 1.85 30,116 1.59 0.446 

4 62,751 450 6.00 36,473 837 2.29 35,636 1.39 0.409 

3 83,172 450 6.00 44,152 1,109 2.51 43,043 1.24 0.417 

2 103,877 450 6.00 54,148 1,385 2.56 52,763 1.12 0.454 

1 

線路階 
125,503 750 10.0 59,183 1,673 2.83 57,510 1.00 0.458 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表 14 P-⊿効果の考慮した保有水平耐力（荷重係数）の算定 

X 方向(線路平行方向) 

階 
ΣWｉ

[kN] 

階高

[cm]

⊿１／７５

[cm]

Qｕ 

[kN] 

QＰ－⊿ 
=ΣWｉ×⊿/ｈ

[kN] 

QＰ－⊿/Qｕ
[%] 

Qｕ' 

=Qｕ-QＰ－⊿ 
Aｉ 

荷重係数 

Qｕ' 

/(Z･Rｔ･Aｉ･ΣWｉ)

6 22,290 450 6.00 23,688 297 1.25 23,390 1.94 0.541 

5 42,459 450 6.00 33,108 566 1.71 32,542 1.59 0.482 

4 62,751 450 6.00 40,337 837 2.07 39,501 1.39 0.453 

3 83,172 450 6.00 48,669 1,109 2.28 47,560 1.24 0.460 

2 103,877 450 6.00 60,130 1,385 2.30 58,745 1.12 0.507 

1 

線路階
125,503 750 10.0 62,866 1,673 2.66 61,193 1.00 0.488 

Y 方向(線路直交方向) 

階 
ΣWｉ

[kN] 

階高

[cm]

⊿１／７５

[cm]

Qｕ 

[kN] 

QＰ－⊿ 
=ΣWｉ×⊿/ｈ

[kN] 

QＰ－⊿/Qｕ
[%] 

Qｕ' 

=Qｕ-QＰ－⊿ 
Aｉ 

荷重係数 

Qｕ' 

/(Z･Rｔ･Aｉ･ΣWｉ)

6 22,290 450 6.00 20,678 297 1.44 20,381 1.94 0.471 

5 42,459 450 6.00 30,682 566 1.85 30,116 1.59 0.446 

4 62,751 450 6.00 36,473 837 2.29 35,636 1.39 0.409 

3 83,172 450 6.00 44,152 1,109 2.51 43,043 1.24 0.417 

2 103,877 450 6.00 54,148 1,385 2.56 52,763 1.12 0.454 

1 

線路階
125,503 750 10.0 59,183 1,673 2.83 57,510 1.00 0.458 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図 11 荷重係数－層間変形角関係 

Y 方向(線路直交方向) 

図 10 線路階の P-⊿効果の影響比較 

X 方向(線路平行方向) 

Y 方向(線路直交方向)加力時 X 方向(線路平行方向)加力時 

層間変形角（rad） 

1/75 

層間変形角（rad） 

1/75 

1/75 1/75 

図 11 荷重係数－層間変形角関係 

Y 方向(線路直交方向) 

図 10 線路階の P-⊿効果の影響比較 

X 方向(線路平行方向) 

Y 方向(線路直交方向)加力時 X 方向(線路平行方向)加力時 
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6.1.2 ヒンジ発生状況 

 保有水平耐力時のヒンジ発生状況を図 12 に示す。保有水平耐力時に圧縮側の杭にヒンジが発生して

いないことを確認した。 

 

         

 X 方向（線路平行方向）加力時 Y 方向（線路直交方向）加力時 

図 12  保有水平耐力時のヒンジ図 

 

6.1.3 線路階の層降伏メカニズムの確認 

 図 13 に層降伏メカニズム時のヒンジ図を示す。また表 15 に線路階柱頭節点部のヒンジ発生時の荷

重係数を示す。線路階の各柱頭節点部において柱梁にヒンジが発生した後に杭体にヒンジが発生する

ことを確認した。 

 

         

 X 方向（線路平行方向）加力時 Y 方向（線路直交方向）加力時 

図 13 層降伏メカニズム時のヒンジ図 
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表 15 ヒンジ発生時の荷重係数 

 線路階梁・柱 杭 判定 

X 方向 0.45～0.51 0.54～0.60 O.K 

Y 方向 0.43～0.48 0.50～0.53 O.K 

 

6.2 必要保有水平耐力 

6.2.1 層降伏順序 

 層間変形角 1/75 時の各階の荷重係数を表 16 に示す。( )内は線路階の荷重係数との比である。X方

向は線路階との荷重係数比が 0.9 を超えるため線路階先行降伏となる。Y方向は 4階で線路階との荷重

係数比が 0.9 以下となり、かつ先行降伏する階より上層の重量比（m２/m１）が 1.01（0.4 以上）である

ため上層階先行降伏と判定する。 

 

表 16 保有水平耐力時の荷重係数 

階 
X 方向 Y 方向 

荷重係数 荷重係数 mｉ[kN] 

6 0.541(1.11) 0.471(1.03)  22,290 

5 0.482(0.99) 0.446(0.97)  20,170 

4 0.453(0.93) 0.408(0.89)＜0.9  20,292  m２=62,751 

3 0.460(0.94) 0.417(0.91)  20,421 

2 0.507(1.04) 0.454(0.99)  20,624 

線路階 0.488(1.00) 0.458(1.00)  21,334  m１=62,380 

重量比 - 1.01（m２/m１=62,751/62,380）＞0.4 

降伏層 

判定 
線路階先行 上層階先行 

 

6.2.2 Dｓ’の算定 

 表 17 に Dｓ’の算定結果を示す。層降伏順序が線路階先行降伏の X方向では線路階の Dｓ’=0.45、上

層階先行降伏の Y方向では Dｓ’=0.375 となる。 

 

表 17 Dｓ’の算定 

 
地中梁 

の有無 

層降伏 

順序 
階 

部材種別 

（Dｓ） 
Dｓ’ 

X 方向 無 
線路階 

先行降伏 

線路階 
FA 

(Dｓ=0.25) 

1.5(Dｓ+0.05) 

=1.5×(0.25+0.05) 
0.45 

上層階 
FA 

(Dｓ=0.25） 
0.25 0.25 

Y 方向 無 
上層階 

先行降伏 

線路階 
FA 

(Dｓ=0.25) 

1.25(Dｓ+0.05) 

=1.25×(0.25+0.05) 
0.375 

上層階 
FA 

(Dｓ=0.25） 

(Dｓ+0.1) 

=0.25+0.1 
0.35 
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6.3 保有水平耐力 

6.3.1 柱梁パネル耐力比 

線路階の柱梁パネル耐力比を表 18 に示す。また、柱梁耐力比を表 19 に示す。 

梁の曲げ耐力はウェブを考慮した。表 18 より各層とも全体崩壊であるため、冷間成形角形鋼管の耐

力を低減する追加検討は行わない。 

 
表 18 柱梁パネル耐力比 

層 

X 方向 Y 方向 

ΣMｃｉ 

[kN･m] 

Σmin(1.5Mｂｉ，

1.3Mｐｉ) 

[kN･m] 

判定 

＞1.0 で全体崩壊 

ΣMｃｉ

[kN･m]

Σmin(1.5Mｂｉ，

1.3Mｐｉ) 

[kN･m] 

判定 

＞1.0 で全体崩壊

6F 201,870 142,745 1.41 全体崩壊 201,870 145,607 1.39 全体崩壊

5F 235,538 167,210 1.41 全体崩壊 235,538 175,614 1.34 全体崩壊

4F 270,805 186,323 1.45 全体崩壊 270,805 191,305 1.42 全体崩壊

3F 420,907 280,855 1.50 全体崩壊 420,907 254,026 1.66 全体崩壊

2F 617,134 588,447 1.05 全体崩壊 617,134 584,392 1.06 全体崩壊

表 19 柱梁耐力比 

層 

X 方向 Y 方向 

ΣMｃｉ 

[kN･m] 

Σ1.5Mｂｉ 

[kN･m] 

ΣMｃｉ/Σ1.5Mｂｉ 

＞1.0 

梁降伏判定 

ΣMｃｉ 

[kN･m] 

Σ1.5Mｂｉ 

[kN･m] 

ΣMｃｉ/Σ1.5Mｂｉ 

＞1.0 

梁降伏判定 

2F 617,134 882,670 0.70 柱降伏 617,134 575,897 1.07 梁降伏 

 

6.3.2 保有水平耐力と必要保有水平耐力の比較 

 保有水平耐力と必要保有水平耐力の比較を表 20 に示す。Qｕ’は表 14 による P-⊿効果の影響を考慮

した保有水平耐力である。各層とも保有水平耐力が必要保有水平耐力を上回ることを確認した。 

 

表 20 保有水平耐力と必要保有水平耐力の比較 
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Y 方向 

階 

必要保有水平耐力 保有水平耐力 
Qｕ’

/QｕｎDｓ' Fｅｓ 
Qｕｎ 

[kN] 

荷重 

係数 

Qｕ’ 

[kN] 

6 0.35 1.0 15,135 0.471 20,381 1.35

5 0.35 1.0 23,644 0.446 30,116 1.27

4 0.35 1.0 30,550 0.408 35,636 1.17

3 0.35 1.0 36,155 0.417 43,043 1.19

2 0.35 1.0 40,574 0.455 52,763 1.30

線路階 0.375 1.0 47,063 0.458 57,510 1.22
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3 0.25 1.0 25,825 0.460 47,560 1.84

2 0.25 1.0 28,982 0.507 58,745 2.03

線路階 0.45 1.0 56,476 0.487 61,193 1.08

Y 方向 

階 

必要保有水平耐力 保有水平耐力 
Qｕ’

/QｕｎDｓ' Fｅｓ 
Qｕｎ 

[kN] 

荷重 

係数 

Qｕ’ 

[kN] 

6 0.35 1.0 15,135 0.471 20,381 1.35

5 0.35 1.0 23,644 0.446 30,116 1.27

4 0.35 1.0 30,550 0.408 35,636 1.17

3 0.35 1.0 36,155 0.417 43,043 1.19

2 0.35 1.0 40,574 0.455 52,763 1.30

線路階 0.375 1.0 47,063 0.458 57,510 1.22

X 方向 

階 

必要保有水平耐力保有水平耐力
Qｕ’

/QｕｎDｓ' Fｅｓ

Qｕｎ 

[kN] 

荷重

係数

Qｕ’

[kN]

6 0.25 1.0 10,811 0.537 23,390 2.16

5 0.25 1.0 16,888 0.482 32,542 1.93

4 0.25 1.0 21,822 0.453 39,501 1.81

3 0.25 1.0 25,825 0.460 47,560 1.84

2 0.25 1.0 28,982 0.507 58,745 2.03

線路階 0.45 1.0 56,476 0.487 61,193 1.08

Y 方向 

階 

必要保有水平耐力 保有水平耐力
Qｕ’

/QｕｎDｓ' Fｅｓ 
Qｕｎ 

[kN] 

荷重 

係数 

Qｕ’ 

[kN] 

6 0.35 1.0 15,135 0.471 20,381 1.35

5 0.35 1.0 23,644 0.446 30,116 1.27

4 0.35 1.0 30,550 0.408 35,636 1.17

3 0.35 1.0 36,155 0.417 43,043 1.19

2 0.35 1.0 40,574 0.455 52,763 1.30

線路階 0.375 1.0 47,063 0.458 57,510 1.22

X 方向 

階 

必要保有水平耐力 保有水平耐力 
Qｕ’ 

/Qｕｎ Dｓ' Fｅｓ 
Qｕｎ 

[kN] 

荷重 

係数 

Qｕ’ 

[kN] 

6 0.25 1.0 10,811 0.537 23,390 2.16 

5 0.25 1.0 16,888 0.482 32,542 1.93 

4 0.25 1.0 21,822 0.453 39,501 1.81 

3 0.25 1.0 25,825 0.460 47,560 1.84 

2 0.25 1.0 28,982 0.507 58,745 2.03 

線路階 0.45 1.0 56,476 0.487 61,193 1.08 

Y 方向 

階 

必要保有水平耐力 保有水平耐力
Qｕ’

/QｕｎDｓ' Fｅｓ 
Qｕｎ 

[kN] 

荷重 

係数 

Qｕ’ 

[kN] 

6 0.35 1.0 15,135 0.471 20,381 1.35

5 0.35 1.0 23,644 0.446 30,116 1.27

4 0.35 1.0 30,550 0.408 35,636 1.17

3 0.35 1.0 36,155 0.417 43,043 1.19

2 0.35 1.0 40,574 0.455 52,763 1.30

線路階 0.375 1.0 47,063 0.458 57,510 1.22

X 方向 

階 

必要保有水平耐力 保有水平耐力 
Qｕ’ 

/Qｕｎ Dｓ' Fｅｓ 
Qｕｎ 

[kN] 

荷重 

係数 

Qｕ’ 

[kN] 

6 0.25 1.0 10,811 0.537 23,390 2.16 

5 0.25 1.0 16,888 0.482 32,542 1.93 

4 0.25 1.0 21,822 0.453 39,501 1.81 

3 0.25 1.0 25,825 0.460 47,560 1.84 

2 0.25 1.0 28,982 0.507 58,745 2.03 

線路階 0.45 1.0 56,476 0.487 61,193 1.08 



6.3.3 上層階先行降伏時の上層階の検討 

Y 方向（線路直交方向）は上層階先行降伏となるため、以下の 3項目を確認する。 

(1)梁端フランジ拡幅補強 

(2)梁幅拡幅による梁耐力上昇を考慮した降伏メカニズム判定 

(3)上層階の梁先行降伏メカニズム（梁降伏）の確認 

 

 (1)梁端フランジ拡幅は一律 0.25B 以上（B:端部梁幅）とした。 

  図 14 に補強概要を示す。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 (2)梁幅拡幅による梁耐力上昇を考慮した降伏メカニズム判定（柱梁パネル耐力比） 

梁の端部補強を考慮した降伏メカニズム判定を行う。まず、梁端部補強（フランジ幅拡幅補強）

による次の 1)、2)の梁耐力の上昇を検討し、α１＜α２であることを確認し、α１の耐力上昇で柱

梁パネル耐力比を再検討する。 

    1）降伏位置が内側になることによる上昇（α１） （図 15 参照） 

       スパン L=10[m]、補強長さ Lｈ=150[mm]、柱幅 Dｃ=750[mm]とすると 

       内法スパン L１=L-Dｃ=10,000-750=9,250[mm] 

       補強内法スパン L２=L-Dｃ-2×Lｈ=1000-750-2×150=8,950[mm] 

       α１=L１/L２=9,250/8,950=1.033 

    2）梁フランジ拡幅補強による耐力上昇（α２） 

      フランジ幅の拡幅による梁耐力の上昇α２は、ウェブの曲げ耐力を無視した場合 

      α２=1.25 倍となる。 

以上より、α１＜α２が確認できたため、梁耐力の上昇率をα１=1.033 として柱梁パネル耐力比

を再検討する。表 21 に判定結果を示す。簡便のため判定結果に一律 1.033 倍して算定した結果、

全体崩壊形となることを確認した。 
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端部幅 B=400 2b=100 

 2b/B=100/400 

=0.25 O.K 

端部幅 B=350 2b=100 

 2b/B=100/350 

=0.28 O.K 

図 14 端部拡幅補強図 

端部幅 B=400 2b=100 

 2b/B=100/400 

=0.25 O.K 

端部幅 B=350 2b=100 

 2b/B=100/350 

=0.28 O.K 

図 14 端部拡幅補強図 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表 21 梁耐力上昇を考慮した降伏メカニズム判定 

階 

Ｙ方向 

ΣMｃi 

[kN･m] 

Σmin(1.5Mｂi，

1.3Mｐi) 

[kN･m] 

α=1.033 

判定 

6 201,870 145,607 ×α 1.34 全体崩壊 

5 235,538 175,614 ×α 1.30 全体崩壊 

4 270,805 191,305 ×α 1.37 全体崩壊 

3 420,907 254,026 ×α 1.60 全体崩壊 

 

 (3)上層階の梁先行降伏メカニズム（梁降伏）の確認 

上層階先行降伏となる場合、上層階の降伏メカニズムが最上階柱頭と 2 階柱脚を除いて梁先行降

伏であることを確認する。図 16 に Y 方向加力時の層降伏時のヒンジ図を示す。数字は部材ヒンジが

発生する増分解析ステップを示す。6～3F ともに梁のヒンジ発生ステップ数が柱のヒンジ発生ステッ

プより小さいため、梁先行降伏であることを確認した。 

 

図 16 Y 方向加力時の層降伏時のヒンジ図 
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図 15 端部梁の耐力上昇（α１）概要図 
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6.4 柱－杭接合部および杭の検討 

 柱－杭接合部は、線路階の層降伏時において先行破壊しないよう十分な終局耐力を確保しているこ

とを確認する。杭は線路階の層降伏時においてもぜい性的破壊（せん断破壊）が生じないことを確認

する。 

 静的増分解析結果から線路階の層降伏時は、梁が全塑性モーメントに達した後、杭が全塑性モーメ

ントに至っており、線路階柱にヒンジは生じない。接合部耐力係数αは、塑性ヒンジ部（梁）の鋼材

が 490 クラスであることからα=1.2 とする。 

 本検討では、柱－杭接合部は根巻き形式および、鋼管巻き補強形式の 2通りで検討する。 

 

6.4.1 根巻き形式の検討 

 根巻き形式 

 柱幅 DＣ=900[mm] 

 根巻き径 Dｐ=2,500[mm] 

 根入れ長 Lｊ=2,250[mm] 

 帯筋上端からベースプレート下面までの距離 

  lｒ=2,150[mm] 

 外縁から主筋中心までの距離 dｃ=150[mm] 

 材料 

 コンクリート Fｃ=27[N/mm
２] 

 主筋 Fｒｙ=390[N/mm
２] 

 帯筋 Fｗｙ=345[N/mm
２] 

 配筋 

 主筋 66-D32 

 帯筋 4-D19＠75 

 （本数 nｗ=4[本]、径 dｗ=19.1[mm]、ピッチ x=75[mm]） 

 

 等価断面幅 Bｅ=(π(Dｐ/2)
２)１／２=2,215[mm] 

 コンクリート有効幅 bｅ=Bｅ-Dｃ=2,215-900=1,315[mm] 

 根巻きコンクリートの応力中心間距離 

  rj=7/8×(Be-dｃ)=7/8×(2,215-150)=1,807[mm] 

 コンクリートの短期許容せん断応力度 Fｃｓｙ=1.16[N/mm
２] 

 せん断補強筋の降伏強さ Fｗｙ=345[N/mm
２] 

 帯筋の断面積 aｗ=nｗ･πdｗ
２/4=4×π×19.1２/4=1,146[mm２] 

 帯筋比 pｗ=min(1.2[%], aｗ/(bｅ･x))=min(1.2[%], 1,146/(1,315×75))=1.16[%] 

 

 設計曲げモーメントｂMｐ 

 ベースプレート位置での設計曲げモーメントｂMｐは全体層降伏メカニズム時の応力解析結

果を用いた。最大時は圧縮側（外端柱－杭接合部）位置とした。接合部検討用のベースプ

レート下面位置に作用する曲げモーメントは、 

 ｂMｐ=18,007[kN･m] 

 

 (1)曲げ耐力の検討 

 接合部の検討は、ベースプレート下面位置で行い、ベースプレート下面位置における最大

曲げ耐力（ｂMｕ）は RC 円形断面柱の軸力 N=0 とした場合の終局曲げモーメントとして求め
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る。 

 ｂMｕ=22,105[kN･m] ＞ 21,608[kN･m]=1.2×18,007=α･ｂMｐ  判定 OK 

 

図 18 設計曲げモーメントの算定 

 
 (2)せん断耐力の検討 

 検討用のせん断力ｊQ は、接合部頂部の曲げモーメントがα･ｊMｐとなる状態の接合部に作用

するせん断力である。なお、ベースプレート位置で柱の曲げ応力を全て RC 杭に伝達する

と仮定し、また、降伏せん断耐力を用いるため、α=1.0 とする。 

 ｊQ=Qｒｃ=ｂMｐ/lｒ=18,007/(2,150/1,000)=8,375[kN] 

 ｊQｕ=Qｙ=bｅ･rj(Fｃｓｙ+0.5Fｗｙ･pｗ)=1,315×1,807×(1.16+0.5×345×0.0116)/1000 

   =7,515[kN] 

 ｊQｕ=7,515[kN] ＜ 8,375[kN]=ｊQ    判定 NG 

 

 (3)再検討 

 杭応力が最大となる根巻き形式（変動軸力の大きい外端箇所）のみ、根入れ長さを深くし

（3000mm）、再検討を行う。なお、他の箇所は根入れ深さ 2.5D で設計できていることを確

認している。 

 根入れ長 Lｊ=3,000[mm] 

 帯筋上端からベースプレート下面までの距離 lｒ=2,900[mm] 

 外縁から主筋中心までの距離 dｃ=150[mm] 

 ｂMｐ=20,172[kN･m]（図 18 bMp(L=3000)参照） 

 根入れ長さが深くなることで設計用曲げモーメントも大きくなり根巻きの主筋を 

 88-D32 として曲げ耐力を再計算した。（図 19 参照） 

 ｂMｕ=28,659[kN･m] ＞ 24,206 [kN･m]=1.2×20,172=α･ｂMｐ 判定 OK 

 

 ｊQ=Qｒｃ=ｂMｐ/lｒ=20,172/(2,900/1,000)=6,956[kN] 

 ｊQｕ=7,515[kN] ＞ 6,956[kN]=ｊQ    判定 OK 
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    図 19 M-N 曲線（外端根巻き部） 

 

 (4)引張軸力の検討（本章 7-2（1）による） 

 ・層降伏メカニズム時の引張軸力 

   柱位置での最大引張力（Tｄ）は、4,050[kN]（X 方向加力時の外端柱） 

 

 ・接合部の引張耐力の検討 

   層降伏メカニズム時の引張側の応力図を図 20 に示す。 

   ベースプレート位置の曲げモーメントｂMｐ=13,980[kN･m]（引き抜き時の根入れ長さ

3.0m で検討） 

      ｂMｐ時のｊNｕ=16,533[kN]（図 21 参照） ＞ 4,050[kN]=Tｄ      判定 OK 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 ・杭の引き抜き耐力の検討 

       引き抜き耐力は、杭自重を含む地盤の短期引抜耐力の値とする。 

       杭自重は、BPL 下からの長さとし、水中では浮力考慮し、γ=24-10=14 とした。 

 

       短期引張耐力（tRａ）の算定 

      tRａ=(2/3)･(Στｓｔ･Lｓ+Στｃｔ･Lｃ)･φ＋Wｐ 

          =(2/3)･(66×8)×7.85+1579.8=4,343[kN] 

          φ：杭の周長 （2.5×π=7.85[m]） 

          τｓｔ：砂質土における杭引き抜き時の最大周面摩擦力度 

          τｓｔ=(2/3)･3.3N
―

=(2/3)･3.3･30=66[kN/m２]（N
―

≦30） 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

    図 19 M-N 曲線（外端根巻き部） 
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   層降伏メカニズム時の引張側の応力図を図 20 に示す。 

   ベースプレート位置の曲げモーメントｂMｐ=13,980[kN･m]（引き抜き時の根入れ長さ

3.0m で検討） 

      ｂMｐ時のｊNｕ=16,533[kN]（図 21 参照） ＞ 4,050[kN]=Tｄ      判定 OK 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 ・杭の引き抜き耐力の検討 

       引き抜き耐力は、杭自重を含む地盤の短期引抜耐力の値とする。 

       杭自重は、BPL 下からの長さとし、水中では浮力考慮し、γ=24-10=14 とした。 

 

       短期引張耐力（tRａ）の算定 

      tRａ=(2/3)･(Στｓｔ･Lｓ+Στｃｔ･Lｃ)･φ＋Wｐ 

          =(2/3)･(66×8)×7.85+1579.8=4,343[kN] 

          φ：杭の周長 （2.5×π=7.85[m]） 

          τｓｔ：砂質土における杭引き抜き時の最大周面摩擦力度 

          τｓｔ=(2/3)･3.3N
―

=(2/3)･3.3･30=66[kN/m２]（N
―

≦30） 
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          τｃｔ：粘性土における杭引き抜き時の最大周面摩擦力度 

          Lｓ：砂質層における杭の長さ[m] 

          Lｃ：粘土層における杭の長さ[m] 

          Wｐ：杭自重 （Aｃ×L×γ=π(2.5/2)２×23m×14=1579.8[kN]） 

 

         tRａ=4,343[kN] ＞ 4050[kN]=Tｄ         判定 OK 

 

 (5)構造規定の検討（本章 7-2（3）による） 

     ・根巻きコンクリートのベースプレート下面の高さ(h１)が、柱せいの 2.5 倍以上であるこ

とを確認する。 

   h１=2,250[mm] ≧ 2,250=900×2.5=2.5D D：柱のせい  判定 OK 

 

     ・根巻きコンクリートのかぶり（W）が、柱せいの 0.7 倍以上 

であることを確認する。 

   必要杭径 B=900×(0.7＋0.7＋1)=900×2.4 

            =2,160[mm] ＜ 2,500[mm]    判定 OK 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

          τｃｔ：粘性土における杭引き抜き時の最大周面摩擦力度 

          Lｓ：砂質層における杭の長さ[m] 

          Lｃ：粘土層における杭の長さ[m] 

          Wｐ：杭自重 （Aｃ×L×γ=π(2.5/2)２×23m×14=1579.8[kN]） 

 

         tRａ=4,343[kN] ＞ 4050[kN]=Tｄ         判定 OK 

 

 (5)構造規定の検討（本章 7-2（3）による） 

     ・根巻きコンクリートのベースプレート下面の高さ(h１)が、柱せいの 2.5 倍以上であるこ

とを確認する。 

   h１=2,250[mm] ≧ 2,250=900×2.5=2.5D D：柱のせい  判定 OK 

 

     ・根巻きコンクリートのかぶり（W）が、柱せいの 0.7 倍以上 

であることを確認する。 

   必要杭径 B=900×(0.7＋0.7＋1)=900×2.4 

            =2,160[mm] ＜ 2,500[mm]    判定 OK 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

図 22 根巻き柱脚 



6.4.2 鋼管巻き補強形式の検討 

 柱部材 

 柱せい D=900[mm] 

 板厚 tｓ=40[mm] 

 材質 BCP325 

 ベースプレート 

 材質 SN490C 

 降伏強度 Fｙ=295[N/mm
２] （40[mm]を超える場合） 

 許容せん断応力度 fｓ=170[N/mm
２] 

 補強鋼管（内面突起付） 

 鋼管径 Dｓ=2500[mm] 

 （本例では簡略のため鋼管外面の腐食しろを 

  考慮していないが、実際の設計では腐食し 

  ろを考慮して Dｓ=2498[mm]にする必要がある） 

 板厚 t=28[mm] 

 （鋼管径と同様に、実際の設計では腐食しろ 

  を考慮して t=27[mm]にする必要がある） 

 材質 SKK490 

 降伏強度 fｙ=325[N/mm
２] 

 埋込長さ L=1800[mm] 

 下側鋼管長 L'=900[mm] 

 接合部のコンクリート 

 設計基準強度 Fｃ=27[N/mm
２] 

 外力条件（軸力最大位置の検討を行う。） 

 線路階層降伏メカニズム時の作用せん断力：Q=3,029[kN] 

 全体層降伏メカニズム時の柱に作用する軸力：N=12,162[kN] 

 

 ベースプレート径 Dｂの検討 

 粘着力 c=8[N/mm２] 

 単位幅あたりのベースプレートが支える荷重 

 Fａ=L/2･c=1,800/2×8=7,200[N/mm] 

 支圧強度 σｃａ=2×Fｃ=2×27=54[N/mm２] 

 最小ベースプレート張り出し長さ b=Fａ/σｃａ=7,200/54=133.3[mm] 

 ベースプレート径 Dｂ=D+2b=900+2×133.3=1,167[mm] → 1200[mm] 

 ベースプレートの板厚ｂtｂの検討 

 ベースプレートの板厚(ｂtｂ）は柱板厚(tｓ)以上であることからｂtｂ=45[mm]とし、ｂQｙ≧Fａ

を確認する。 

 ｂQｙ：ベースプレートの単位幅あたりの許容せん断力 

 ｂQｙ=ｂtｂ･fｓ=45×170=7,664[N/mm] ＞ 7,200=Fａ   判定 OK 

 

 接合部検討用のメカニズム時に接合部頂部に作用する曲げモーメント 

 ｊMｐ=11,223[kN･m] （図 18 jMp(頂部)参照） 
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図 23 鋼管巻き補強形
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 (1)曲げ耐力の検討 

1)圧縮側の検討 

 柱鋼管に作用する終局時の摩擦力の合力 

 T=c･(π/4)･D･L{(P-Q)/(2P-Q)}+N/4 

 =8.0×(3.14/4)×900×1,800 

 ×{(49,887,133-3,029,000)/(2×49,887,133-3,029,000)}+12,162,000/4 

 =7,970,532[N] 

 補強鋼管が負担するせん断力 

 Vｓ=(fｙ/√3)×π(Dｓ-t)t/2×(L/Dｓ')
β 

 =(325/√3)×π(2,500-28)×28/2×(1,800/1,768)0.6 

 =20,623,274[N]   

 環状コンクリートの引抜き抵抗力 

 Vτ１=π/4･Dｓｉ{L-(Dｓｉ-Dｂ)/2}c 

 =π/4×2,444{1,800-(2,444-1,200)/2}×8.0 

 =17,833,541[N] 

 柱の引抜きに寄与している摩擦抵抗力 

 Vτ２=π/4･D･(L/2)･c 

 =π/4×900×(1,800/2)×8.0 

 =5,089,376[N] 

 環状コンクリートが負担するせん断力 

 Vｃ=3/(2･L)･{Vτ１(2√2/π･Dｓｉ)-Vτ２(2√2/π･D)} 

 =3/(2×1,800)×{17,833,541(2√2/π×2,444)-5,089,376(2√2/π×900)} 

 =29,263,859[N] 

 柱鋼管に作用する終局時の支圧力の合力 

 P=Vｓ+Vｃ 

 =20,623,274 +29,263,859 =49,887,133[N] 

 鋼管巻き補強形式の最大曲げ耐力 

 Mｕ=T(2√2/π)D－L･P２/{3(2P-Q)}+(P-Q)×L(5P-2Q)/{3(2P-Q)} 

 =7,970,532×(2√2/π)×900-1,800×49,887,133２/{3(2×49,887,133-3,029,000)} 

 +(49,887,133-3,029,000)×1,800(5×49,887,133-2×3,029,000) 

 /{3×(2×49,887,133-3,029,000)}/1,000/1,000 

 =61,751[kN･m] 

 接合部耐力係数 α=1.2 

 α･ｊMｐ=1.2×11,223＝13,468[kN･m] 

 接合部曲げ耐力の確認 

 α･ｊMｐ/Mｕ=0.22 ＜ 1.0    判定 OK 

    2)引張側の検討 

      層降伏メカニズム時の応力図で柱の引張軸力最大位置での応力は以下となる。 

       N=-4050[kN]、ｃQｕ=2025[kN]、埋め込み頂部位置の曲げモーメント Mｐ=8,039[kN] 

       鋼管根巻き補強形式の Mｕ=60,032[kN･m] 

      α･Mｐ=1.2×8,039=9,647[kN･m] ＜ 60,032[kN･m]=Mｕ     判定 OK 

以上より、引張軸力作用時に接合部は安全である（本章 7-2 節(1)の検討） 
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 (2)構造規定の確認（付録 1.2 構造細目） 

 ・作用軸力の範囲（-0.05Ny～0.3Ny） 

 全体層降伏メカニズム時の柱に作用する最大軸力 Nmax＝12,162kN 

 全体層降伏メカニズム時の柱に作用する最小軸力 Nmax＝-4,050kN 

 Nｙ=Aｃ･Fｃ=(132,535,940×27)/1,000=132,536[kN] 

 0.3Nｙ=39761[kN] ＞ 12,162[kN]=Nmax   判定 OK 

 -0.05Nｙ=-6,627[kN] ＜ -4,050[kN]=Nmin   判定 OK 

 ・補強鋼管径と柱せいの比 

 1.5≦Dｓ/D≦3.0 

 Dｓ/D=2,500/900=2.8     判定 OK 

 ・補強鋼管の径厚比（Dｓ/t） 

 Dｓ/t=89.3 ＜ 100     判定 OK 

 ・補強鋼管への柱の差し込み長さ(L) 

 Dｓ/D=2.8 のため、L≧{0.5(Dｓ/D)+0.5}D=1,700[mm] 

 L=1800[mm] ＞ 1,700[mm]    判定 OK 

 ・柱設置位置下側鋼管長さ(L') 

 L'≧(Dｓ-D)/2=(2,500-900)/2=800[mm] 

 L'≧Dｓ/4=2,500/4=625[mm] 

 L'=900[mm] ＞ 800[mm]    判定 OK 

 ・ベースプレート径(Dｂ)の柱径(D)に対する比 

 1.2≦Dｂ/D＜1.7 

 Dｂ/D=1.33      判定 OK 

 

6.4.3 杭の終局せん断強度 

 杭の終局せん断強度は、「構造技術基準」付録 1-3.1 に示す柱のせん断強度式により求める。円形断

面は、面積等価な正方形断面に置換し算定する。 

１）設計応力 

 検討用の設計応力は、最大せん断力時と最小軸力時それぞれ検討する。以下に最大せん断力時の算

定結果を示す。 

  ｃQｕ：線路階の層降伏メカニズム時の線路階柱のせん断力 3,576[kN]（最大せん断力） 

  層降伏メカニズム時軸力 8,760[kN] 

  杭断面 杭径 2,500[mm]   配筋 主筋：66-D32 

                    フープ筋：  -D16@100（杭頭から 6D の範囲） 

                 材料 コンクリート：Fｃ27 

                    D32：SD390、D16：SD295（σｗｙ：295N/mm２） 

 

２）ｐQｕの算定 

  ｐQｕ={(0.053･pｔ
０.２３･(Fｃ+18))/(M/(Q･d)+0.12)+0.85(pｗ･σｗｙ)

０．５+0.1σ０}Bｅ･ｒj 

       Fｃ=27 pｔ=pｇ/2=0.53[%] M/(Q･d)=3.0 とする。pｗ=0.0036 

       σ０=Nｍ/(πR２/4)=8,760×1000/4,908,739=1.78[N/mm２] 

       Bｅ=2,215[mm]（等価断面幅） ｒj=7/8×(2,215-150)=1,807[mm] 

  ｐQｕ=(0.053×0.53０．２３×(27+18)/(3.0+0.12)+0.85×(0.0036×295)０．５+0.1×1.78) 

     ×2,215×1,807=6,862 [kN] ＞ 4,649[kN]=1.3×3,576=1.3ｃQｕ     判定 OK 

 

 (2)構造規定の確認（付録 1.2 構造細目） 
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面は、面積等価な正方形断面に置換し算定する。 

１）設計応力 

 検討用の設計応力は、最大せん断力時と最小軸力時それぞれ検討する。以下に最大せん断力時の算

定結果を示す。 

  ｃQｕ：線路階の層降伏メカニズム時の線路階柱のせん断力 3,576[kN]（最大せん断力） 

  層降伏メカニズム時軸力 8,760[kN] 

  杭断面 杭径 2,500[mm]   配筋 主筋：66-D32 

                    フープ筋：  -D16@100（杭頭から 6D の範囲） 

                 材料 コンクリート：Fｃ27 

                    D32：SD390、D16：SD295（σｗｙ：295N/mm２） 

 

２）ｐQｕの算定 

  ｐQｕ={(0.053･pｔ
０.２３･(Fｃ+18))/(M/(Q･d)+0.12)+0.85(pｗ･σｗｙ)

０．５+0.1σ０}Bｅ･ｒj 

       Fｃ=27 pｔ=pｇ/2=0.53[%] M/(Q･d)=3.0 とする。pｗ=0.0036 

       σ０=Nｍ/(πR２/4)=8,760×1000/4,908,739=1.78[N/mm２] 

       Bｅ=2,215[mm]（等価断面幅） ｒj=7/8×(2,215-150)=1,807[mm] 

  ｐQｕ=(0.053×0.53０．２３×(27+18)/(3.0+0.12)+0.85×(0.0036×295)０．５+0.1×1.78) 

     ×2,215×1,807=6,862 [kN] ＞ 4,649[kN]=1.3×3,576=1.3ｃQｕ     判定 OK 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



 同様に、最小軸力時の算定結果を以下に示す。 

   Nｍ=-4050[kN]、ｃQｕ=2025[kN]、σ０=Nｍ/(πR２/4)=-4050×1000/4,908,739=-0.83[N/mm２] 

   ｐQｕ=5,818[kN] ＞ 2,633=1.3×2,025=1.3ｃQｕ     判定 OK 

 

6.4.4 杭の構造規定の確認（場所打ち鉄筋コンクリート杭） 

 杭の帯筋間隔を杭頭から 6Dｐ（Dｐ:杭径）の範囲 100mm 以下とする。 D16@100 OK 

（本章 7-3 節(2)(a),(b),(d),(e)の確認は省略） 
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７．構造規定 

 

7.1 柱・梁仕口部の検討 

線路階の梁の L０/D、Mｗ/Mｐを表 22 に示す。各節点位置の柱梁耐力比 Mｃｉ/Mｂｉは 0.8 以上となる。表

22 より、X方向および Y方向の GY2 に対し柱・梁接合部の検討を行う。表 23 に検討結果を示す。検討

の結果、補強が必要となり、端部に 75mm の梁端拡幅補強を行う。 

 

表 22 柱・梁仕口部の検討判定 

 X 方向 Y 方向 

Mｃｉ/Mｂｉ判定 1.68～0.81＞0.8 1.67～1.64＞0.8 0.81～0.78＞0.8 

梁符号 GX1,GX2 GY1 GY2 

スパン L[mm] 10 15 10 

柱サイズDｃ[mm] 0.9 0.9 0.9 

断 面 

（降伏断面） 

H-1400x600x25x40 

（端部断面） 

H-1400x650x25x40 

（端部断面） 

H-1400x650x25x40 

（端部断面） 

①Mｗ/Mｐ 

＞0.25 
0.2502＞0.25 0.242＜0.25 0.242＜0.25 

②L０/D＜8 

（L０=L-Dｃ） 

L０=10-0.9=9.1[m] 

L０/D=9.1/1.4 

=6.5＜8 

L０=15-0.9=14.1[m] 

L０/D=14.1/1.4 

=10.1＞8 

L０=10-0.9=9.1[m] 

L０/D=9.1/1.4 

=6.5＜8 

検討判定 
①、②該当のため 

検討必要 
検討必要なし 

②該当のため 

検討必要 

 

 

表 23 線路階の柱・梁仕口部の検討結果 

符号   GX1 GY2 

梁幅  600 650 

γ  1 1 

α  1.15 1.15 

ξ  1.18 1.18 

Zｐ(全断面) [cm３] 43,530 46,250 

Mｐ(=Zｐ･σｙ) [kN･m] 14,147 15,031 

γ･ξ･α･Mｐ [kN･m] 19,227 20,429 

ｊMｆｕ [kN･m] 15,994 17,326 

ｊMｗｕ [kN･m] 1,344 1,344 

ｊMｕ [kN･m] 17,337 18,670 

γ･ξ･α･Mｐ/ｊMｕ  1.11 1.09 

判定 
 ＞1.0 ＞1.0 

 補強必要 補強必要 

梁端補強幅 [mm] 150 150 

補強後の梁幅 [mm] 750 800 

補強後のｊMｆｕ [kN･m] 19,992 21,325 

ｊMｕ=ｊMｗｕ+ｊMｆｕ [kN･m] 21,336 22,668 

ξ※  1.22 1.22 

γ･ξ･α･Mｐ [kN･m] 19,848 21,089 

γ･ξ･α･Mｐ/ｊMｕ  0.93 0.93 

判定 
 ＜1.0 ＜1.0 

 OK OK 

※：端部拡幅補強による降伏断面が内側になることにより再計算を行った。 
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図 24 梁端部拡幅補強図 図 24 梁端部拡幅補強図 



7.2 幅厚比の検討 

 線路階を構成する部材は、全て FA ランクである。 

 

7.3 線路階柱の細長比と軸力比の検討 

線路階の柱の細長比と軸力比の検討を行う。本項の検討は充填コンクリートを無視して行う。 

 

C1：□－900×40 

 材質：BCP325 

 Fｙ=325 [N/mm２]  Fｃ=27[N/mm
２]  E=205,000[N/mm２] 

 ｃA=672,400[mm
２]  ｓA=137,600[mm

２]  Iｓ=1.70×10１０[mm４] 

 lｃ=6,650[mm]（構造階高） 

 

・式(7-1)による検討 

 M２/M１=4297/19819=0.22 

 -0.5＜M２/M１≦1.0 のとき  nｙ･λｃ
２≦0.10×(1+M２/M１） 式(7-1) 

 nｙ=Nｍ/Nｙ=12,162/44,720=0.27 

  Nｍ:層降伏メカニズム時の最大軸力 

ここで   =12,162[kN] 

  Nｙ=ｓA･σｙ=137,600×325=44,720[kN] 

 λｃ=(Nｙ/ｆNｅ)
１／２={Nｙ/(π

２･EI/lｃ
２)}１／２ 

=(44,720/(π２×205,000×1.70×10１０/6,650２)１／２ 

=0.24 

 nｙ･λｃ
２=0.27×0.06=0.0162 ＜ 0.122=0.10×(1+M２/M１) 判定 OK 

 

・式(7-3)による検討 

 nｙ･ｆλｃ
２≦0.25 式(7-3) 

ｆlｃ=lｃ×1.5=9,975[mm] 

ｆλｃ=(Nｙ/ｆNｅ)
１／２={Nｙ/(π

２･EI/ｆlｃ
２)}１／２ 

=(44,720/(π２×205,000×1.70×10１０/9,975２))１／２ 

=0.36 

 nｙ･ｆλｃ
２=0.27×0.13=0.035 ＜ 0.250 判定 OK  

 

7.4 線路階柱の軸力比の検討 

線路階の柱軸力比の検討を行う。なお、検討用軸力 Nｍは静的増分解析で全体層降伏に至る時の軸力

とした。軸力比は、全て 0.35 以下を満足する。本項の検討は充填コンクリートを考慮して行う。 

 

C1：□－900×40 

 Nｍ/Nｙ’≦0.35 式(7-4) 

 Nｙ’=ｓA･Fｙ+ｃA･Fｃ 
=137,600×325＋672,400×27.0 

=62,875[kN] 

 Nｍ=12,162[kN] 

 Nｍ/Nｙ’=12,162/62,875=0.19 ≦ 0.35 判定 OK 
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８．最大級地震動に対する検討 

 

各方向の最大級地震動に対する検討項目を表 24 に示す。構造高さが 20m を超えるため、高次モード

の影響も考慮できる質点系の動的解析を行う。線路階の保有変形量は、X方向は柱部材（CFT）、Y方向

は梁部材について算定する。 

 

表 24 最大級地震動に対する検討項目 

 X 方向 Y 方向 

応答量の推定方法 動的解析 

線路階の降伏メカニズム 

ΣMｃｉ/Σ1.5Mｂｉ（表 19 より） 

線路階先行柱降伏 

0.7＜1.0 

上層階先行梁降伏 

1.07＞1.0 

線路階保有変形量の 

算定対象部材 
柱(CFT) 梁 

 

 

 

 

8.1 質点系の動的解析による応答変形量の推定 

8.1.1 質点系モデルの設定 

以下の順序で、多質点系の動的解析を行う。 

・線路階（1階）の骨格曲線には杭頭の変位を含めた変形曲線を用いる。（図 25 参照） 

・P-⊿を考慮した静的増分解析結果から各層の骨格曲線を設定する。（図 26 参照） 

・2階から上階については部材の初期ヒンジを第一折れ点とする。線路階については杭のひび割れ剛

性低下、地盤ばねの降伏などにより主部材の初期ヒンジを第一折れ点にすると静的増分解析結果

との差が大きくなるため、第一折れ点の設定は、ほぼ弾性域（接線剛性が初期剛性の 95%）の位置

に設定した。 
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X 方向は変形性能検討部位が柱（CFT 柱）のため、低層標準解図 8-6 に示すように、応答層間変形角

で検証し、Y方向は鉄骨梁のため、応答累積塑性変形量で検証する。 
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図 25 線路階の変形曲線の設定 
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図 25 線路階の変形曲線の設定 
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(1)質点系モデル諸元 

   解析モデルの諸元を表 25 に示す。 

(2)復元力特性 

各階とも標準型トリリニアの履歴特性とした。 

(3)減衰定数の設定 

線路階は h=10％、その他の階は h=2％とする剛性比例型とした。 

 

表 25(1) 質点系モデル諸元（X方向） 

階 mｉ[kN] K１[kN/cm] Q１[kN] Q２[kN] α１=K２/K１ α２=K２/K１ 

6 22,290 6,547 17,792 22,214 0.61 0.08

5 20,170 7,443 24,476 33,395 0.51 0.05

4 20,292 9,004 29,032 40,123 0.58 0.10

3 20,421 11,538 34,332 47,972 0.69 0.07

2 20,705 16,274 39,717 59,311 0.46 0.02

線路階 21,625 4,785 23,291 62,298 0.51 0.05

 

表 25(2) 質点系モデル諸元（Y方向） 

階 mｉ[kN] K１[kN/cm] Q１[kN] Q２[kN] α１=K２/K１ α２=K２/K１ 

6 22,290 5,693 16,470 19,250 0.72 0.07

5 20,170 6,842 23,054 30,018 0.44 0.04

4 20,292 8,056 27,246 38,339 0.41 0.04

3 20,421 9,618 33,165 45,328 0.40 0.04

2 20,624 13,232 37,309 52,125 0.49 0.04

線路階 21,334 4,529 27,753 58,196 0.45 0.07
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   解析モデルの諸元を表 25 に示す。 

(2)復元力特性 

各階とも標準型トリリニアの履歴特性とした。 

(3)減衰定数の設定 

線路階は h=10％、その他の階は h=2％とする剛性比例型とした。 
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2 20,705 16,274 39,717 59,311 0.46 0.02

線路階 21,625 4,785 23,291 62,298 0.51 0.05

 

表 25(2) 質点系モデル諸元（Y方向） 

階 mｉ[kN] K１[kN/cm] Q１[kN] Q２[kN] α１=K２/K１ α２=K２/K１ 

6 22,290 5,693 16,470 19,250 0.72 0.07 

5 20,170 6,842 23,054 30,018 0.44 0.04 

4 20,292 8,056 27,246 38,339 0.41 0.04 

3 20,421 9,618 33,165 45,328 0.40 0.04 

2 20,624 13,232 37,309 52,125 0.49 0.04 

線路階 21,334 4,529 27,753 58,196 0.45 0.07 

 

 

 

 

 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

図 26 変形曲線 

K２=α１･K１ 
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杭の初期ひび割れ発生 

部材の初期ヒンジ 
部材の初期ヒンジ 
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8.1.2 入力地震動 

入力地震動は、「鉄道耐震標準」に示される L2 地震動スペクトルⅡを用いる。地盤種別は、G3 地盤

（普通地盤）とする。図 27 に入力地震動を示す。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

8.1.3 応答変形量 

 

図 28 に最大応答変形を示す。線路階の層間変形量（ｒδ）を算定するため、杭の変形を含む変形曲

線から線路階の層間変形量を静的増分解析結果から推定する（図 29 参照）。表 26 に線路階の最大応答

変形量（ｒδ）を示す。X方向で 10.11cm、Y 方向で 9.62cm である。 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

  

 

 

 

8.1.2 入力地震動 

入力地震動は、「鉄道耐震標準」に示される L2 地震動スペクトルⅠ,Ⅱを用いる。地盤種別は、G3 地

盤（普通地盤）とする。図 27 に入力地震動を示す。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

8.1.3 応答結果 

（１）最大応答変形の確認 

図 28 に最大応答変形を示す。X方向は柱降伏のため線路階の層間変形量（ｒδ）を算定する。杭の変

形を含む変形曲線から線路階の層間変形量を静的増分解析結果から推定する（図 29-2 参照）。表 26 に

線路階の最大応答変形量（ｒδ）はを示す。X方向で 10.29cm、Y 方向で 9.74cm である。 
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図 27 入力地震動（L2 地震動スペクトルⅡ） 
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図 27 入力地震動（L2 地震動スペクトルⅡ） 
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図 28 最大応答変形
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静的増分解析結果に基づく、線路階の杭の変形を含む絶対変形と線路階の層間変形形曲線を図 29-１に

示す。対象部材の初発ヒンジ発生荷重（Qmy）時の線路階の層間変形と杭の変形を含む絶対変形の比率

βを算定する。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 29-2 に最大応答変形時の杭の変形を含む変形曲線と線路階の層間変形量を示す。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

（２）応答累積塑性変形量の算定 

 Y 方向は、線路階保有変形量の算定対象部材が梁であることから、梁の応答累積塑性変形量を算定す

る。応答累積塑性変形量は、簡便に静的増分解析で対象部材のヒンジ発生荷重（Qmy）を超える線路階

の応答変形量を足し合わせた値として評価する。図 29-3 に SPⅠ、SPⅡの線路階の履歴ループを示す。

ヒンジ発生荷重を超える履歴ループを拡大し、サイクル毎に変形量を示している。ここで得られる累

積塑性変形量は杭の変位も含まれるため、線路階の応答累積塑性変形量は、対象部材の初発ヒンジ発

生荷重時の線路階の相対変形（δy）と絶対変形（yδo）の比βをもとに推定する。 

後で使用するβの

定義 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
説明図の追加 
 
 
 
 
図29－2の説明追加

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
改訂スペクトルを

用いた計算結果に
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累積値算定の説明

文と説明図の追加 
 
 
 
 
 

杭の変形を含む変形曲線 層間変形曲線 

最大応答変形量 
δｒ=26.50[cm] 

線路階層間変形量 

ｒδ=10.11[cm] 

X 方向 

図 29 線路階の層間変形量の算

層間変形曲線 杭の変形を含む変形曲線  

最大応答変形量 
δｒ=24.09[cm]

線路階層間変形量 

ｒδ=9.62[cm] 

Y 方向 

杭の変形を含む変形曲線 層間変形曲線 

最大応答変形量 
δｒ=27.44[cm] 

線路階層間変形量 

ｒδ=10.29[cm] 

X 方向 

図 29-2 最大応答変形時の線路階の層間変形量の算出 

層間変形曲線 杭の変形を含む変形曲線  

最大応答変形量 
δｒ=24.82[cm]

線路階層間変形量 

ｒδ=9.74[cm] 

Y 方向 

□：L2spⅠ-G3 rδ＝9.52ｃｍ 
△：L2spⅡ-G3 rδ＝10.29ｃｍ 

□：L2spⅠ-G3 rδ＝7.55ｃｍ 
△：L2spⅡ-G3 rδ＝9.74ｃｍ 

図 29-1 静的増分解析による初発ヒンジの線路階の層間変形比率βの算出 
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○：対象部材の降伏発生 
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（杭の変形含む）yδO 
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表 26 線路階の最大応答層間変形量の算出[cm] 

 最大応答変形量 

（δｒ=ｒδ+δｐ） 

線路階層間変形量 

ｒδ 

X 方向 26.50 10.11 

Y 方向 24.09 9.62 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表 26-1 線路階の最大応答層間変形量（ｒδ）の算出[cm] 

X 方向 

 最大応答変形量

（δｒ=ｒδ+pδ）

線路階層間変形量 

ｒδ 

L2spⅠ-G3 25.75 9.52 

L2spⅡ-G3 27.44 10.29 

 

表 26-2 線路階の応答累積塑性変形量(aδp)の算出[cm] 

Y 方向 

 応答累積塑性変形量

（Σaδp） 

線路階の応答累積

塑性変形量 aδp 

L2spⅠ-G3 7.5 2.7 

L2spⅡ-G3 8.4 3.0 

aδp＝Σaδp×β 

 

 

 

 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
最大値の一覧表をX
方向とY方向に分

け、SPⅠ・Ⅱそれぞ

れ改訂スペクトル

を用いた値に変更 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

図 29-3 線路階の履歴曲線 

Qmy 

Qmy：梁部材のヒンジ発生荷重 
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δ② 

L2spⅠ-G3 

L2spⅡ-G3 

Qmy
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Y 方向 

Y 方向 

δ① 



8.2 線路階の変形性能の確認 

8.2.1 柱部材の保有変形量の算定 

X 方向は線路階が柱降伏形（ΣMｃｉ/Σ1.5Mｂｉ＜1.0）であるため線路階の柱部材の保有変形量を算定

する。 

(1)CFT 柱の諸元 

 C1：□-900×900×40 （材質：BCP325 充填コンクリート：Fｃ27） 

  角形鋼管の幅 B=900[mm] 

  角形鋼管厚 t=40[mm] 

  座屈長さ lｋ=構造階高×1.5=6500×1.5=9750[mm] 

  コンクリート断面 Aｃ=672,400[mm
２] 

  鋼管の断面積 Aｓ=137,600[mm
２] 

  鋼管の降伏強さ Fｙ=325[N/mm
２] 

 

(2)保有部材角 Ru の算定 

 軸力比 N/N０=0.21（層降伏メカニズム時の最大軸力比） 

 Ｒα=1.0-(Fｃ-40.3)/566=1.0-(21-40.3)/566=1.034＞1.0 → Ｒα=1.0 

 lｋ/D=9750/900=10.8＞10.0 → γｒ=0.8 

 Rｕ=γｒ/(0.15+3.79×(N/N０))×t/B×Ｒα 

 =0.8/(0.15+3.79×0.21)×40/900×1.0 

 =0.0376 

 

(3)線路階の保有層間変形量δｕ 

 地中梁が無いことによる降伏層間変形の増大率 aｒ=1.25 

 δｙ=6.02[cm]（柱にヒンジが発生しないため、梁の初期降伏ヒンジ時とした。） 

 δｕ=Rｕ･h＋(aｒ-1.0)δｙ 

 =0.0376×750+(1.25-1.0)×6.02 

 =29.71[cm] 

 

8.2.2 梁部材の保有変形量の算定 

Y 方向は線路階が梁降伏形（ΣMｃｉ/Σ1.5Mｂｉ＞1.0）であるため線路階の梁部材の保有変形量を算定

する。 

(1)梁部材の諸元 

 H-1,400×650×25×40 （材質：SN490B） 

   σｙｆ=325[N/mm
２] 

   σｙｗ=325[N/mm
２] 

  有効ウェブ高さ dｅ=(1,400-2×40)/2＝660[mm] 

  鋼材の弾性剛性 E=205,000[N/mm２] 

 

(2)部材の累積塑性変形性能ｍηｕの算定 

 αｆ=(E/σｙｆ)(tｆ/b)
２=(205,000/325)×(40/(650/2)２=9.55 

 αｗ=(E/σｙｗ)(tｗ/dｅ)
２=(205,000/325)×(25/660)２=0.91 

 応力上昇率 sの算定 1/s=0.2868/αｆ+0.0588/αｗ+0.7730 

    =0.2868/9.6+0.0588/0.91+0.7730=0.868 → s=1.15 

 鋼材の 2次剛性 E/Eｓｔ=60 

8.2 線路階の変形性能の確認 

8.2.1 柱部材の保有変形量の算定 

X 方向は線路階が柱降伏形（ΣMｃｉ/Σ1.5Mｂｉ＜1.0）であるため線路階の柱部材の保有変形量を算定

する。 

(1)CFT 柱の諸元 

 C1：□-900×900×40 （材質：BCP325 充填コンクリート：Fｃ27） 

  角形鋼管の幅 B=900[mm] 

  角形鋼管厚 t=40[mm] 

  座屈長さ lｋ=構造階高×1.5=6500×1.5=9750[mm] 

  コンクリート断面 Aｃ=672,400[mm
２] 

  鋼管の断面積 Aｓ=137,600[mm
２] 

  鋼管の降伏強さ Fｙ=325[N/mm
２] 

 

(2)保有部材角 Ru の算定 

 軸力比 N/N０=0.21（層降伏メカニズム時の最大軸力比） 

 Ｒα=1.0-(Fｃ-40.3)/566=1.0-(21-40.3)/566=1.034＞1.0 → Ｒα=1.0 

 lｋ/D=9750/900=10.8＞10.0 → γｒ=0.8 

 Rｕ=γｒ/(0.15+3.79×(N/N０))×t/B×Ｒα 

 =0.8/(0.15+3.79×0.21)×40/900×1.0 

 =0.0376 

 

(3)線路階の保有層間変形量δｕ 

 地中梁が無いことによる降伏層間変形の増大率 aｒ=1.25 

 δｙ=6.02[cm]（柱にヒンジが発生しないため、梁の初期降伏ヒンジ時とした。） 

 δｕ=Rｕ･h＋(aｒ-1.0)δｙ 

 =0.0376×750+(1.25-1.0)×6.02 

 =29.71[cm] 

 

8.2.2 梁部材の保有変形量の算定 

Y 方向は線路階が梁降伏形（ΣMｃｉ/Σ1.5Mｂｉ＞1.0）であるため線路階の梁部材の保有累積塑性変形

量を算定する。 

(1)梁部材の諸元 

 H-1,400×650×25×40 （材質：SN490B） 

   σｙｆ=325[N/mm
２] 

   σｙｗ=325[N/mm
２] 

  有効ウェブ高さ dｅ=(1,400-2×40)/2＝660[mm] 

  鋼材の弾性剛性 E=205,000[N/mm２] 

 

(2)部材の累積塑性変形性能ｍηｕの算定 

 αｆ=(E/σｙｆ)(tｆ/b)
２=(205,000/325)×(40/(650/2)２=9.55 

 αｗ=(E/σｙｗ)(tｗ/dｅ)
２=(205,000/325)×(25/660)２=0.91 

 応力上昇率 sの算定 1/s=0.2868/αｆ+0.0588/αｗ+0.7730 

    =0.2868/9.6+0.0588/0.91+0.7730=0.868 → s=1.15 

 鋼材の 2次剛性 E/Eｓｔ=60 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
梁は鋼材なので、累

積値の検討に変更 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



 塑性流れ域のひずみ量／降伏ひずみ εｐ/εｙ=10 

 ｍηｕ=(s-1)/s(E/Eｓｔ(s-1)+2(εｐ/εｙ)) 

 =(1.15-1)/1.15×(60×(1.15-1)+2×10)=3.84 

 

(3)層（ラーメン構造）の保有累積塑性変形倍率ｒηｕの算定 

 層の降伏層間変形／層の降伏層間変形に寄与する部材変形 ｍδｙ/ｒδｙ=1/3=0.33 

 地中梁が無いことによる降伏層間変形の増大率 aｒ=1.25（地中梁なし） 

 パネルのエネルギー吸収による割り増し係数 aｐ=1.00（パネルの塑性化を許容しない） 

 バウジンガ-域のエネルギー吸収による割増係数 aｂ=2.00（梁の場合） 

 変形性能の限界点にいたるまでの骨組のエネルギー吸収効果 aｄ=2 

 ｒηｕ=ｍδｙ/(aｒ･ｒδｙ)･ｍηｕ･aｐ･aｂ+aｄ 

 =0.33/1.25×3.84×1.00×2.00+2.00 

 =4.05 

 

(4)層の保有塑性率ｒμｕの算定 

ｒμｕ=ｒηｕ/2+1=4.05/2+1=3.03 

 

(5)保有層間変形量δｕの算定 

 静的増分解析結果で対象の梁部材が降伏した時点の層間変形 

 δy=5.66[cm] 

δｕ=ｒμｕ・δｙ=3.03×5.66=17.12[cm] 

 

8.2.3 保有変形性能と最大応答層間変形の比較 

 表 27 に線路階の保有変形性能と最大応答層間変形の比較を示す。X 方向、Y 方向ともに応答層間変

形量を保有変形性能が上回り、最大級地震時において層崩壊が生じないことを確認した。 

 

 

表 27 線路階の保有変形性能と最大応答層間変形の比較 

 X 方向 Y 方向 

応答層間変形δｒ[cm] 10.11 9.62 

検討部材 柱の保有層間変形量 梁の保有層間変形量 

保有変形性能[cm] 
δｕ=29.71 

＞ｒδ=10.11 

δｕ=17.12 

＞ｒδ=9.62 

判定 OK OK 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 塑性流れ域のひずみ量／降伏ひずみ εｐ/εｙ=10 

 ｍηｕ=(s-1)/s(E/Eｓｔ(s-1)+2(εｐ/εｙ)) 

 =(1.15-1)/1.15×(60×(1.15-1)+2×10)=3.84 

 

(3)層（ラーメン構造）の保有累積塑性変形倍率ｒηｕの算定 

 層の降伏層間変形／層の降伏層間変形に寄与する部材変形 ｍδｙ/ｒδｙ=1/3=0.33 

 地中梁が無いことによる降伏層間変形の増大率 aｒ=1.25（地中梁なし） 

 パネルのエネルギー吸収による割り増し係数 aｐ=1.00（パネルの塑性化を許容しない） 

 バウジンガ-域のエネルギー吸収による割増係数 aｂ=2.00（梁の場合） 

 変形性能の限界点にいたるまでの骨組のエネルギー吸収効果 aｄ=2 

 ｒηｕ=ｍδｙ/(aｒ･ｒδｙ)･ｍηｕ･aｐ･aｂ+aｄ 

 =0.33/1.25×3.84×1.00×2.00+2.00 

 =4.05 

 

(4)層の保有塑性率ｒμｕの算定 

ｒμｕ=ｒηｕ/2+1=4.05/2+1=3.03 

 

(4)(5)保有累積塑性変形量 rδPの算定保有層間変形量δｕの算定 

 静的増分解析結果で対象の梁部材が降伏した時点の層間変形 

 δy=5.66[cm] 

rδP=ｒηｕ・δｙ=4.05×5.66=22.92[cm] δｕ=ｒμｕ・δｙ=3.03×5.66=17.12[cm] 

 

8.2.3 保有変形性能と最大応答層間変形の比較 

 表 27 に線路階の保有変形性能と最大応答層間変形の比較を示す。L2spⅠ-G3、 L2spⅡ-G3 X 方向、Y

方向ともに応答層間変形量を保有変形性能が上回り、最大級地震時において層崩壊が生じないことを

確認した。 

 

表 27-1 線路階の保有変形性能と最大応答層間変形の比較 

X 方向 L2spⅠ-G3 L2spⅡ-G3 

応答層間変形δｒ[cm] 9.52 10.29 

柱（CFT）の 

保有変形性能[cm] 

δｕ=29.71 

＞ｒδ=9.52 

δｕ=29.71 

＞ｒδ=10.29 

判定 OK OK 

 

 

表 27-2 線路階の保有累積塑性変形量と応答累積塑性変形量の比較 

Y 方向 L2spⅠ-G3 L2spⅡ-G3 

応答層間変形δｒ[cm] 2.7 3.0 

梁の保有累積塑性 

変形量[cm] 

rδP=22.92 

＞aδp=2.7 

rδP=22.92 

＞aδp=3.0 

判定 OK OK 
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8.2.4 杭の変形性能の確認 

 最大級地震時に杭に塑性ヒンジが発生する場合は、コンクリートが圧壊していないことを確認する。

図 30 に杭の初発ヒンジ発生時と最大級地震時を変形曲線にプロットした図を示す。X 方向、Y 方向と

もに応答値が、杭のヒンジ発生以内である。よって、杭に塑性ヒンジが発生していないことを確認し

た。 
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図 30 最大級地震時の応答値と杭の塑性ヒンジ発生の関係 
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図 30 最大級地震時の応答値と杭の塑性ヒンジ発生の関係 


