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ABSTRACT: The objective of this study is to develop a seismic capacity evaluation method 
of R/C buildings with irregular plan configuration under translational responses. An L-shape 
building is divided to two building blocks connected with floor slabs, and each block is 
modeled to a single degree of freedom system connected with a shear spring representing a 
slab. Time history response analyses and an estimating method proposed based on the static 
force equilibrium are employed to evaluate the seismic capacity of the building with different 
mass and strength of each block as well as in-plane stiffness of connecting slab. 
 
キーワード： 鉄筋コンクリート造建物、不整形平面、耐震診断、スラブ面内剛性、 

時刻歴応答解析 

 

 

1. はじめに 

現状の耐震診断手法1)では平面的に不整形な建物（L型，T型等）の耐震診断を行う際，平面的に建物

を分割した各部分の診断結果と分割せずに一体とした診断結果の両者を比較し，工学的な判断に基づき

建物を代表する構造耐震指標を評価することが多いが，その判断基準が定量的に明示されているわけで

はない。  

そこで本稿では，平面的に不整形な建物を2ブロックに分割しそれぞれを質点系に置換したのち，各ブ

ロックの耐力や質量，接続スラブの面内剛性をパラメータとし，動的挙動の推定を行うことにより，平

面を分割した診断結果と両者を一体とした診断結果のどちらを採用すべきか，あるいは得られたそれぞ

れの結果を最終的な診断結果にどのように反映すべきかについて，定量的な評価手法の検討を行った。 
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2. 対象建物モデル 

本研究の対象建物は，図1に示すL型平面を有するRC造3階建ての学校建物とした。これを平面的にブ

ロックAとブロックBに分割し，それぞれを1質点モデルへ置換し，スラブバネにより接続した並列2質点

モデルを構築した（図2）。本検討ではねじれ振動を無視し，並進方向の振動のみを対象とし，各質点の

耐力や質量，接続スラブの面内剛性が並進応答時における耐震性能に与える影響について，時刻歴応答

解析及び静的な力のつり合いに基づく手法により検討した。 

ブロックAとブロックBの骨格曲線は降伏変位を一定としたトリリニア型を想定し（図3），それぞれ

のひび割れ強度Qcを降伏強度Qyの1/3，ひび割れ変位cを降伏変位yの1/10とした。履歴則はTakedaモデル

（除荷時剛性低下指数は0.4）を用いた。ブロックAについて，ベースシア係数CBAは0.4で一定，弾性固

有周期TAを0.3秒とし，3層建物（軒高10.5m）の等価高さ（7.8m）において降伏変形角が1/250rad. 程度

（靱性指標 F=1.0，降伏変位 y=3.0cm）となるよう設定した。また本検討では，降伏変位 y=3.0cm（靱

性指標 F=1.0）を各ブロックの限界変形とした。解析パラメータとして，ブロックAに対するブロックB

の耐力の比率を表1に示すように4通り（耐力比 CBB/CBA=1.5，2.0，2.5，3.0）設定し，質量の比率を実デ

ータの分析結果2)に基づき7通り（質量比 mB/mA=1/3，1/2，2/3，1，1.5，2，3）設定した。 

接続スラブの面内剛性ksは，ブロックAの降伏点等価剛性keAに対する比を用いて定義した（ks=・keA，

：スラブ剛性比）。ブロックAの降伏点等価剛性keAは上記で定めたTA=0.3秒から骨格曲線に基づき，ま

たスラブ剛性ksは図1に示す接続スラブの規模（スラブ厚は12cm）に対応する面内剛性（梁は無視）が，

3層すべてにおいて初期剛性ks’に0.3を乗じた線形の履歴則を示すものとしてそれぞれ算出した。ksの算出

にあたって，3層建物の接続スラブ2～3枚が寄与すると仮定すると，は5～8程度であった。 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 1 対象建物の平面図（単位:m） 

mA , mB :ブロックＡ,Ｂの質量 
CBA , CBB :ブロックＡ,Ｂのベースシア係数  
kA , kB  :ブロックＡ,Ｂの剛性 
kS     :接続スラブの面内剛性 

図 2 並列 2 質点モデル 

図 3 ブロック A，ブロック B と接続スラブの履歴形状

表 1 ブロック A とブロック B のベースシア係数 
CBB/CBA=1.5 CBB/CBA=2.0 CBB/CBA=2.5 CBB/CBA=3.0

ブロックA CBA=0.4 CBA=0.4 CBA=0.4 CBA=0.4

ブロックB CBB=0.6 CBB=0.8 CBB=1.0 CBB=1.2
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3. 耐震性能低減率の算出 

3.1 耐震性能低減率の定義 

 本研究では，平面的不整形性を有する建物の耐震性能を評価する際に，「剛床時における建物全体の

耐震性能」に対する「非剛床時における耐力が低い方のブロックAの限界変形到達をもって定められる

建物全体の耐震性能」の比を耐震性能低減率と定義した。すなわち，非剛床時における建物全体の耐震

性能は，剛床時における建物全体の耐震性能に耐震性能低減率を乗じて算出することを想定する。耐震

性能低減率の評価にあたっては，「時刻歴応答解析による精解値」と「静的な力のつり合いに基づく簡

便手法」の両者を比較検討した。すなわち，時刻歴応答解析による耐震性能低減率算定結果（精解）を

真値とみなし，これを静的な力のつり合いに基づく耐震性能低減率推定式の結果と比較することで，推

定式を用いた簡便な耐震性能評価手法の妥当性を検討する。以下に耐震性能低減率の算出手法をそれぞ

れ示す。 

 

3.2 時刻歴応答解析による算定手法 

時刻歴応答解析において，耐力が低い方のブロックAが限界変形（y=3.0cm，F=1.0）に達する時の最

大入力加速度（以下，限界変形時最大入力加速度ag）を建物全体の耐震性能を表す指標と仮定し，これ

を以下の解析条件から収束計算により算出した。入力地震動はEl Centro NS 1940，東北大学 NS 1978，

JMA神戸 NS 1995，BCJ-L1の4波を用い，一方向入力とした。数値積分法はNewmark-法（=1/6），積

分時間刻みは0.001秒，減衰は瞬間剛性比例型の減衰定数5%とした。 

「剛床時の限界変形時最大入力加速度agks∞」に対する「非剛床時の限界変形時最大入力加速度ag」の

比を耐震性能低減率ag/agks∞として算出し，これとスラブ剛性比との関係を図4に示す。ここでは一例と

して耐力比CBB/CBA=2.0，3.0，質量比mB/mA=0.5，1.0，1.5の場合についてそれぞれ示す。同図から，スラ

ブ剛性比が増大すると耐震性能低減率は1.0（剛床時の値）に漸近する傾向が確認された。  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

1.0

0.9

0.8

0.7

0.6

0.5

0.4

耐
震
性

能
低
減
率

876543210
スラブ剛性比 α

876543210

スラブ剛性比 α

876543210

スラブ剛性比 α

1.0

0.9

0.8

0.7

0.6

0.5

0.4

耐
震
性

能
低
減
率

876543210
スラブ剛性比 α

時刻歴応答解析結果
(ag/agks∞)

 El Centro
 東北大学
 JMA神戸
 BCJ-L1

推定結果
 a/aks∞

876543210

スラブ剛性比 α

876543210

スラブ剛性比 α

図 4 スラブ剛性比と耐震性能低減率の関係（耐力比 CBB/CBA=2.0，3.0，質量比 mB/mA=0.5，1.0，1.5）

CBB/CBA=2.0，mB/mA=0.5 CBB/CBA=2.0，mB/mA=1.0 CBB/CBA=2.0，mB/mA=1.5
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3.3 静的な力のつり合いに基づく推定手法 

 次に静的な力のつり合いに基づき耐震性能低減率の推定を試みる。図5はブロックAの応答変形が限界

変形に達した際に各質点に作用する力の状態（減衰力は簡便のため無視）を静的な力のつり合い状態と

して表現したものである。ブロックAの等価加速度（=外力/質量）をaA，ブロックBの等価加速度をaBと

すると力のつり合い式は式(1)，(2)のように表わすことができる。ここで， ブロックAが限界変形に達

した時にブロックA及びBそれぞれが負担するせん断力の和（QAmax+QB）を建物全体の質量（mA+mB）で

除した等価な加速度aeを式(3-a)で定義し，これを建物全体の耐震性能を代表する指標のひとつと考える。

このとき，ブロックAとブロックBの骨格曲線はともにトリリニア型モデル（Qc=Qy・RQ，c=y・Rと仮

定）とし，図6の関係とスラブ剛性比（=ks/keA）及び限界変形時のブロックAの加速度に対するブロッ

クBの加速度の比（=aB/aA）を用いて，等価な加速度aeを定式化すると式(3-b)を得る。次に，式(3-b)に

=∞，=1.0を代入して得られる剛床時の等価な加速度aeks∞は式(3-c)となる。よって，「剛床時（=∞，=1.0）

の等価な加速度aeks∞（式(3-c)）」に対する「非剛床時の等価な加速度ae（式(3-b)）」の比で表される耐震性

能低減率ae/aeks∞は式(4)となる。 
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図5 限界変形時の力のつり合い 図 6 ブロック A とブロック B の荷重-変形関係 
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ここで，静的な力のつり合いのみからは求められない式(3-b)の値について，とスラブ剛性比の関

係を時刻歴応答解析の結果から算出し一例を図7に示す（耐力比CBB/CBA=3.0，質量比mB/mA=1.0の場合）。

同図よりの値が増大するとはに近づくことがわかる。また，今回設定した建物モデルのスラブ剛性

比～程度の範囲ではが～程度であった。式(3-b)のに対する等価加速度aeの変動感度を検討

するために，図に=のときの等価加速度ae＝に対する任意ののときの等価加速度aeの比aeae＝

の検討結果の一例（耐力比CBB/CBA=3.0，質量比mB/mA=1.0の場合）を示す。同図より=～において=
～の範囲ではaeae＝はほぼであった。また，図及び図に示した事例以外の耐力比及び質量比

においても同様の結果であることを確認している。そこで，以上の感度解析の結果を参考に本検討では

=を仮定して静的な力のつり合いに基づき耐震性能低減率を算定することとし，以降の検討では式

(4)を簡略化した式(5)を用いる。 

スラブ剛性比と耐震性能低減率の推定式である式(5)（以下，推定式）を時刻歴応答解析結果と比較

するため図4に重ねて示す。図4から，スラブ剛性比が増大すると，推定式が時刻歴応答解析結果を近

似した。
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4. 推定式の精度 

3章からスラブ剛性比が増大すると，推定式（式(5)）が時刻歴応答解析結果と近似することがわかっ

た。そこで，本章では耐震性能低減率について「時刻歴応答解析結果に基づく耐震性能低減率（真値と

想定）」に対する「式(5)に基づく耐震性能低減率（推定結果）」の比（以下，［推定結果／解析結果］）

を算出し，スラブ剛性比，耐力比及び質量比を対象に推定式の精度について検討を行う。 

耐力比CBB/CBA=2.0，3.0，質量比mB/mA=0.5，1.0，1.5の場合のスラブ剛性比と［推定結果／解析結果］

の関係を図9に示す。図9から，スラブ剛性比が増大すると，［推定結果／解析結果］は概ね1.0に近づ

き推定式が時刻歴応答解析結果を近似した。 

ここで，2章および3章で前述した耐力比4ケース，質量比7ケース及び地震波4波の計112ケースすべて

に対して［推定結果／解析結果］を算出し，その平均値（），最大値，最小値及び算出結果が正規分

布に従うものと仮定し，棄却水準を上下それぞれ5%とした場合の受容域（，：標準偏差）に

ついてそれぞれ図に示す。同図から，スラブ剛性比が程度以上で［推定結果／解析結果］におけ

るの範囲が以内に収まり，推定値と解析値が良好に対応することから，今回設定した建

物モデルにおけるスラブ剛性比の範囲（～程度）では，推定式から耐震性能低減率を評価可能であ

ると判断した。
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5. まとめ 

 平面的に不整形な建物を対象に接続スラブが非剛床時の一方向並進応答における耐震性能の定量的な

評価手法を検討した。今回設定した建物においては，線形挙動を仮定した接続スラブの面内剛性と主体

部建物（本検討ではブロック）の水平剛性の比が評価できれば，接続スラブの非剛床性を考慮した一

方向並進応答に基づく構造耐震性能を，提案した推定式を用いて定量的に評価可能であることを示した。 
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図9 スラブ剛性比と［推定結果／解析結果］の関係（耐力比CBB/CBA=2.0，3.0，質量比mB/mA=0.5，1.0，1.5）

図 10 スラブ剛性比と［推定結果／解析結果］の平均値，最大値，最小値，の関係
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