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要旨：近年，場所打ち杭の過密配筋が問題となっている。この問題を解消するために高強度鉄筋の使用が有

効であるが，地震時における軸力の増減が伸びの乏しい高強度鉄筋に与える影響は大きいと考えられる。そ

こで本研究では，主筋とせん断補強筋に高強度鉄筋を用い，軸力比を変動要因とした場所打ちコンクリート

杭を対象として変形性能，損傷に着目した曲げ変形性能評価実験を行った。実験結果より，高強度鉄筋を主

筋に使用した場所打ちコンクリート杭は，最終変形時に軸力の大小により，主筋の引張破断，座屈による破

断が生じたものの普通鉄筋を用いた現状の杭と同等の性能を得られることがわかった。 
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1. はじめに 

中高層以上で使用される場所打ちコンクリート杭は

地耐力の関係で杭径が大断面となる場合，杭底部以外の

杭径を細くする拡底杭が現在広く用いられている。現在，

基礎構造において，終局強度設計は義務付けられていな

いが高層建物の多くは終局時における杭の安全性に関

する検討を行うようになってきている。その結果，曲げ

耐力を向上させるために，杭のコンクリート強度の上昇

と同時に主筋量が増えることになり配筋が困難になり

つつある。この過密配筋を解消するために高強度鉄筋の

使用が考えられるが変形性能や損傷の点に関して不安

がある。 

近年では，高強度鉄筋の開発により場所打ち杭のフー

プ筋においては高強度鉄筋が用いられるようになって

きている。筆者ら 1)は主筋およびせん断補強筋に高強度

鉄筋を用いた場所打ち杭の長期荷重下を想定した軸力

における繰り返し載荷を行い，標準的な杭と同様の曲げ

変形性能を得られることを明らかにした。しかしながら，

地震時における軸力の増減が伸びの乏しい高強度鉄筋

に与える影響は大きいと考えられ，検討する余地がある。 

そこで本研究では，高強度鉄筋を杭主筋として用いた

場所打ち杭の合理的な設計法を確立するため，主筋とせ

ん断補強筋に高強度鉄筋を用い，軸力比を変動要因とし

た場所打ちコンクリート杭の繰り返し載荷実験を行っ

た。 

 

2. 実験概要 

2.1 試験体概要 

本研究では，杭頭における曲げ破壊を対象として，場

所打ち杭の杭頭部を 5分の 1にモデル化した縮小試験体

を用いて，正負交番載荷実験を行った。試験体諸元を表

－1 に，試験体の配筋・断面図を図－1 に示す。試験体

直径は 350mmとし，せん断補強筋はすべてスパイラル

とした。せん断スパン比は文献 1)に準じてすべての試験

体で，M/QD＝2.5とした。試験体の主筋には高強度鉄筋

で降伏応力度 785N/mm2相当の SPR785を用いた。コン

クリート強度 σB は一般的に基礎に用いられるレベルの

25N/mm2と，主筋の高強度を発揮させる上で有効 2)と考
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表－1  試験体詳細 

コンクリート

1 LN 0 0
2 LL 407.4 0.19
3 LS 814.8 0.38
4 LU 1222.2 0.57
5 LL150 150 407.4 0.19
6 MN 0 0
7 ML 407.4 0.09
8 MS 814.8 0.18

No. 試験体名
杭径

(mm)
M/QD

定着長さ
(mm)

杭主筋 スパイラル筋
N

(kN)
σ0 /σBσB

(N/mm2)
鉄筋

σ y

(N/mm2)

Pg

(%)
鉄筋

σ y

(N/mm2)

Pw

(%)

350 2.5

300
22.2

20-D10
(SPR785)

885 1.5
U5.1@50

(SBPD1275)
1378 0.26

300 46.5

図－1 試験体配筋図と断面図 
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えられる 36N/mm2を目標とした。使用したコンクリート

および鋼材の材料特性を表－2，表－3に，鉄筋の応力－

ひずみ関係を図－2 に示す。鉄筋比 Pgは標準杭 1)と等し

い軸力下において同等の水平耐力を保有するよう，e 関

数法を用いた曲げ解析から求めた。 

2.2 加力方法および測定方法 

 加力装置図を図－3 に示す。片持ち梁形式とし，試験

体に一定軸力を加えた状態で下部プレートに水平力を

加えた。なお，軸力は左右の鉛直ジャッキに荷重差が生

じないよう制御した。加力点の水平変位を下スタブ固定

端から回転中心点までの高さで除した値を部材角Rと定

義し，加力は，部材角 R による変形制御で，R=±1/400

を 1回，±1/200, ±1/100, ±1/67, ±1/50, ±1/33を各 2回，±1/25

を 1 回行い終了した。なお，試験体 MS は±1/25を 1 回

行った後，正側で主筋の破断に至るまで，押し切った。 

 

3. 実験結果 

3.1 破壊性状 

試験体のせん断力－部材角関係を図－4 に示す。図の

一点鎖線は e関数法による断面解析から求めた曲げ耐力

計算値である。図中の□は根元部コンクリートの圧壊，

○は主筋の降伏時，△は最大耐力，◇は主筋破断による

耐力低下点を表す。 

軸力のない試験体 LN，MN は変形角 1/200程度で主筋

が降伏し，軸力の大きい試験体に比べて主筋の降伏が早

いことがわかる。また，軸力の大きい試験体 LS，MS は

軸力の小さい試験体に比べて根元部コンクリートの圧

壊が早いことがわかる。 

試験体 LN，MN は端部主筋が引張破断し，耐力が低下

した。また，試験体 LS，MS においては端部主筋が座屈

による破断を起こし，耐力が低下した。しかしながら，

表－2 コンクリートの力学特性 

σB: 圧縮強度，σt: 引張強度，Ec: ヤング係数 

種別 σB（N/mm
2） σ t （N/mm

2） E c（×10
4N/mm2）

F24 22.2 1.98 2.72
F36 46.5 3.02 3.24

表－3 鉄筋の力学特性 

σｙ: 降伏強度，σt: 引張強度，Es: ヤング係数 

鉄筋種別 σ y（N/mm
2） σ t （N/mm

2） E s （×10
5N/mm2）

D10（SPR785） 885 931 1.94
φ5.1（SBPD1275） 1378 1448 1.74

図－2 鉄筋の応力－ひずみ関係 
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図－4 せん断力－部材角関係 

(a) 試験体 LN (b) 試験体 LL 

(c) 試験体 LS (d) 試験体 MN 

(e) 試験体 ML (f) 試験体 MS 
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図－5 最終ひび割れ状況 

(a) 試験体 LN (b) 試験体 LL (c) 試験体 LS 

図－3 加力装置 
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いずれの破断も主筋が密に配筋されているため，脆性的

な耐力低下とはならなかった。 

最終ひび割れ状況を図－5に示す。このひび割れ図は，

観察面の展開図である。図中の赤線は正載荷時，青線は

負載荷時のひび割れである（載荷方向は図－3参照）。 

いずれの試験体においても，杭根元部の危険断面位置に

最初の曲げひび割れが発生し，変形に伴い上部に向かっ

て分散していった。その後，主筋降伏後の変形に伴い，

せん断ひび割れが発生した。各水平変形におけるひび割

れは，軸力のない試験体 LN のほうがより広く分散し，

軸力の大きい試験体 LS では少なかった。これは軸力の

大きい試験体では杭根元部の圧壊が大きくなり，杭根元

部における変位が卓越したためであると考えられる。ま

た，コンクリート強度の高い試験体 MN，ML，MS では，

試験体 LL，LN，LS に比べて端部の圧壊は小さかった。 

3.2 計算耐力と実験値 

 実験結果および諸耐力計算値一覧と端部主筋状況を

表－4 に示す。表中の記号 TF，BF はそれぞれ引張によ

る破断，座屈による破断を表す。σBはコンクリート強度，

Qbは e関数法による断面解析から求めた曲げ耐力計算値

（P－δ効果による付加荷重を含む），Qsuは修正荒川式か

ら求めたせん断強度計算値である。実験値は，正負に差

異が見られるが，平均するといずれの試験体でも曲げ計

算強度 Qbを上回っていることがわかる。この差異は左右

の鉛直ジャッキに荷重差が生じないよう制御している

ことからも試験体設置位置が中心でなく，偏心モーメン

トが作用しているためであると考えられる。 

3.3 主筋歪分布 

図－6 に主筋に貼付した最大耐力時の引張歪分布を示

す。これは正載荷におけるピーク時を示したものである。

貼付位置は図－1 中に赤色の長方形で示した。また，図

の破線は鉄筋の降伏歪である。 

すべての試験体において，危険断面からの距離 0mm

における歪が大きくなる傾向にあることがわかる。試験

体 LN と LS，試験体 MN と MS の比較から，軸力のない

試験体 LN，MN では引張歪が大きくなっていることがわ

かる。また，試験体 LN と MN，試験体 LS と MS の比較

から，コンクリート強度の高い試験体でも引張歪が大き

くなることがわかる。コンクリート強度が高い方が，主

筋強度が発揮しやすいといえる。以上から主筋の破断の

原因について軸力が大きく関係しているといえる。 

 図－7 に主筋に貼付した最大耐力時の圧縮歪分布を示

す。これは正載荷におけるピーク時を示したものである。

また，図の破線は鉄筋の降伏歪である。試験体 LS と MS

の比較から，コンクリート強度の低い試験体 LS の圧縮

歪が大きくなっていることがわかる。コンクリート強度

が低い方が，主筋の座屈が生じやすいといえる。 

3.4 軸方向変位 

図－8 に軸方向変位を示す。図中の○は軸方向変位最

大値，△は軸方向変位最小値を表す。 

試験体 LN，LS の比較から，軸力のない試験体 LN で

は引張側に伸びていることがわかる。変形が大きくなる

表－4 実験結果 

Q b Qsu Qmax Qmax平均

正 168
負 -177
正 188
負 -209
正 209
負 -249
正 212
負 -272
正 177
負 -184
正 213
負 -242
正 237
負 -296

実験値（kN）

173

199

229

242

181

232

267

ML 46.5 407.4 224 240

MS 46.5 814.8 254 269 BF

LU 22.2 1222.2 186 236 BF

MN 46.5 0 179 208 TF

TF

LL 22.2 407.4 190 208

LS 22.2 814.8 199 236 BF

試験体 載荷方向
σB

(N/mm2)
軸力
(kN)

計算値（kN）

LN 22.2 0 162 176

端部
主筋

図－6 主筋引張時歪分布 

(a) 試験体 LN (b) 試験体 LS 

(c) 試験体 MN (d) 試験体 MS 
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図－7 主筋圧縮時歪分布 

(a) 試験体 LS (b) 試験体 MS 
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ほど，この傾向は顕著になり，この影響が主筋の引張に

よる破断につながったと考えられる。試験体 LS と MS

の比較から，コンクリート強度の低い試験体 LS は圧縮

側の軸方向変位が大きくなっていることがわかる。また，

軸力のない試験体 LN では変形角 0 において残留する軸

方向変位が大きくなっているのに比べて，長期軸力下を

想定した試験体 LS，ML，MS ではコンクリート強度に

よらず，その傾向はあまり見られない。 

3.5 主筋の座屈 

試験体 LN，LS，LU，MN，MS では主筋の座屈に伴う

耐力の低下が生じた。破断した主筋断面を観察するため，

コンクリート部をはつり，主筋の採取を行った。採取し

た主筋の破断状況を図－9に示す。図－9(c)は座屈した

箇所の写真である。試験体 MN では，鉄筋破断面に絞り

があることがわかる。試験体 LN でも同様であった。こ

れは端部において主筋が引張によって主筋が破断した

といえる。また，試験体 LS では，鉄筋破断面が斜めに

なっており，脆性的に破断したといえる。試験体 LU，

MS でも同様であった。これは高軸力により，端部の圧

壊が進行し，主筋が座屈に至った後，繰り返し載荷によ

り，鉄筋が破断したと考えられ，前述の主筋歪から得ら

れた結果とも一致している。補強筋間隔が大きかったこ

とが座屈を生じさせたと考えられ，今後座屈を防ぐこと

が変形性能を発揮させる上で重要であるといえる。引張

破断を防ぐ方法については今後の検討課題である。 

3.6 変形量 

杭の変形成分を分類するため，試験体各部に設置した

変位計の計測結果より，変形量を抽出した。変形成分は

杭体のヒンジ領域および領域以外のそれぞれ曲げ変形

とせん断変形を合わせた変形と杭体とスタブの接合部

からの主筋の抜け出しによる変形とした。算出方法を図

－10 に示す。危険断面から 0.75D までの高さを H2とし

ヒンジ領域として考えた。 

全体の変形量 δH を変位計より得られた杭部水平変位

δHP，上部反力ブロックの回転による傾きを計算するため

の鉛直変位 δWV，δEVから式(1)で求める。 

( )
1L

H EVWVS
HPH

δδδδ −×
+=           (1) 

ここに，L1: 上部反力ブロック部における左右の変位測

定位置間の距離，Hs: 上部反力ブロック部の下部から中

心までの距離 

ヒンジ位置における変位計より得られた鉛直変位 δLV，

δRVからヒンジ領域での中立軸位置が得られ，鉄筋の抜け

出しによる変形角を含むヒンジにおける変形角 θa を式

(2)で求める。 

2L
LVRV

a

δδθ −=               (2) 

ここに，L2: ヒンジにおける左右の変位測定位置間の距

離 

なお，平面保持を仮定して鉄筋の抜け出しによる変形

角を含むヒンジ領域での変形量 δaを式(3)で求める。 

図－9 主筋の破断状況 

(a) 試験体 MN 

(b) 試験体 LS (c) 試験体 LS の座屈箇所 

図－8 軸方向変位 

(a) 試験体 LN (b) 試験体 LS 

(c) 試験体 ML (d) 試験体 MS 
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図－10 変形量の算出方法 
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( )1 2a a H Hδ θ= ⋅ −              (3) 

ここに，H1: せん断スパン長さ，H2: 危険断面からヒン

ジまでの距離 

鉄筋の抜け出しによる変形量を計算する際に用いた

中立軸位置 Xnは，ヒンジ領域での変形量での平面保持か

ら得られた中立軸位置 Xnと同じとし，ヒンジにおける変

形角 θsを式(4)で求める。 

( )jdX n

sv
s +−

=
δθ              (4) 

ここに，δSV: スタブ部分の鉄筋の計測歪を積分して求め

た鉄筋の抜け出し量，d: 引張縁から主筋までの距離，j: 

試験体から変位測定位置までの距離 

なお，鉄筋による抜け出し変形量 δsを式(5)で求める。 

1s s Hδ θ= ×                (5) 

ヒンジ領域の変形量 δbを式(6)で求める。 

-b a sδ δ δ=               (6) 

ヒンジ領域以外の変形量 δuを式(7)で求める。 

( )bsHu δδδδ +−=              (7) 

 鉄筋による抜け出し変形量は，主筋が降伏する前のサ

イクルまでを検討し，その後の抜け出し量を一定とした。

また，鉄筋の抜け出しによる変形量の中立軸位置は，鉄

筋の降伏，端部の圧壊発生時にその後変化しないものと

した。 

 各サイクルのピーク時の変形量を図－11に示す。図中

の青色部は鉄筋の抜け出しによる変形量 δSを表し，赤色

部はヒンジ領域での変形量 δbを表し，緑色部はヒンジ領

域以外の変形量 δuを表す。 

試験体 LN と LU の比較から，軸力のない試験体 LN

では引張鉄筋の歪が大きくなることによる鉄筋の抜け

出しによる変形量 δSが大きくなっていることがわかる。

また，試験体 LU ではヒンジ領域での変形量 δbが大きく

なっているが，これは高軸力下において端部のコンクリ

ートが圧壊したために，変形がヒンジ領域において集中

したためであると考えられる。試験体 LN と MN の比較

から，コンクリート強度による各サイクルにおける変形

量に違いはみられなかった。 

3.7 降伏点剛性 

表－5 に実験値より得られた降伏点剛性を示す。表中

の Ry は主筋が降伏した時の部材角，Qy は主筋が降伏し

た時のせん断力，δy は主筋が降伏した時の部材変形，Ky

は降伏点剛性を表す。試験体 LN と MN，試験体 LL と

ML，試験体 LS と MS の比較から，コンクリート強度を

上げると，降伏点剛性が上がったことがわかる。 

また，コンクリート強度が高い場合，軸力の増加に伴い

降伏点剛性が上がったことがわかった。 

3.8 菅野式における評価 

高強度鉄筋を用いた場所打ち杭においても降伏点剛

性を評価できるか確認するため，円形断面を正方形断面

に置換し，菅野式において降伏点剛性を求めた。算出方

法を図－12に示す。計算値の鉄筋降伏時荷重は主筋の端

部主筋が降伏した時点での荷重とした。 

弾性剛性 K を式(8)で求める。 

c

cP
K

δ
=                   (8) 

曲げひび割れ荷重 Pcを式(9)で求める。 

 

l

M
P c

c =                  (9) 

図－11 変形量の割合 
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表－5 降伏点剛性 

LN 0.0132 142 11.51 12.3 0.923
LL 0.0137 165 12.34 13.4 1
LS 0.0201 202 17.56 11.5 0.860
LU 0.0245 202 20.64 9.8 0.732
MN 0.00922 124 8.07 15.4 1.149
ML 0.0127 192 11.12 17.3 1.291
MS 0.0129 220 11.3 19.5 1.456

試験体
Ry

(rad)

Qy

 (kN)

δ y

 (mm)

K y

 (kN/mm)
比率

図－12 降伏点剛性の算出方法 
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ここに，l: せん断スパン長さ 

曲げひび割れモーメント Mcを式(10)で求める。 

 

e

e
eBc A

Z
NZM += σ56.0  (10) 

曲げひび割れ時変位を δc式(11)で求める。 

 

GA

lP

EI

lP c

e

c
c κδ +=

3

3

            (11) 

ここに，κ: 断面形状による集中係数，G: せん断弾性係

数，A: 杭体断面積 

等価断面 2 次モーメント Ie，等価断面係数 Ze，等価断

面積 Aeをそれぞれ式(12)，(13)，(14)で求める。 

 2
4

)1(2
64 ste yan
D

I −+= π
 (12) 

 
D

I
Z e

e

2
=                  (13) 

 tse annAA +=                (14) 

剛性低下率αyを円形断面を正方形断面に置換し，菅野

式(15)で求める。 

 2
0 ))(33.0043.064.1043.0(

D

d

D

l
np

s

s

s
ty ηα +++=  (15) 

ここに，n: ヤング係数比，at: 主筋断面積(1 本)，ys: 断

面中心から鉄筋までの距離，ns: 主筋本数，pt: 引張鉄筋

比(pt=pg/4)，η0: 軸力比，sD: 正方形置換断面の幅，sd: 正

方形置換断面の有効せい 

各試験体における実験値および計算値の降伏点剛性

を図－13に示す。実験値の降伏点剛性を水色，包絡線を

青色，計算によって求めた弾性剛性を緑色，降伏点剛性

を紫色の線，計算値の弾性剛性と降伏点剛性をつないだ

計算値のトリリニアモデルを赤色の線で表す。 

試験体 LN，MS では実験値の降伏点剛性と計算値の降

伏点剛性では精度よく近似しており，実験値の包絡線も

計算値のトリリニアモデルで精度よく評価できている

ことがわかる。しかし，試験体 LS では実験値の包絡線

は計算値のトリリニアモデルで精度よく評価できてい

るものの，降伏点剛性では，実験値は計算値に比べて大

きく下回っていることがわかる。これは，軸力比が大き

い試験体では，引張鉄筋が降伏ひずみに達する前に端部

のコンクリートが圧壊している影響であると考えられ

る。 

 

4. まとめ 

主筋とせん断補強筋に高強度鉄筋を使用した場所打

ちコンクリート杭の地震時を想定した軸力の異なる場

合における載荷実験から，以下の知見を得た。 

(1) 軸力がゼロの場合には，主筋の引張破断が生じた。 

(2) 短期時以上を想定した大きな軸力比下では，主筋は

座屈し脆性的に破断する。ただし，杭主筋が密に配

筋されているため，耐力低下は大きくならない。 

(3) いずれの試験体も R=±1/33までは安定した履歴を描

き，現状の杭と同等の変形性能を有することがわか

った。 

(4) 軸力比が大きい（短期時軸力以上）場合には，端部

にコンクリートの圧壊が生じて，ヒンジ領域の回転

変形が卓越するため，杭体のひび割れは少なくなる。 

(5) 高強度鉄筋を用いた場合においても，軸力比があま

り大きくならない範囲内では円形断面を正方形置

換することで降伏点剛性を菅野式で評価できる。 
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図－13 実験値および計算値の降伏点剛性 

(a) 試験体 LN (b) 試験体 LS (c) 試験体 MS 
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