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要旨：本研究では，実物大の橋脚模型に対して正負交番載荷実験を行い，突起付き H 形鋼のサイズアップに

よる変形性能向上効果を検証した。実験結果から，試験体は突起付き H 形鋼の降伏後も高い荷重を維持し，

従来の設計上の終局変位を超えても降伏時の荷重を維持することが確認された。道路橋示方書から算出され

る塑性ヒンジ長と本実験結果は概ね一致しており，設計における上限鉄筋径を上回る範囲においても，塑性

ヒンジ長が拡大することが確認された。主鋼材の破断面は柱基部より上ではなく，基部より下に 100～150mm

程度で観察された。 
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1. はじめに 

 少子高齢化による担い手不足および税収減の中で，省

人化および工期短縮に寄与する急速施工法が社会から求

められている。鉄筋コンクリート（RC 構造）橋脚の主鉄

筋を突起付き H 形鋼に置き換え，プレキャスト埋設型枠

を使用した「鉄骨コンクリート複合構造（SC 構造）橋脚

工法（以下，本工法）」は，SC 構造による高い変形性能，

耐久性，鉄筋・型枠工の省人化，プレキャスト化による

工期短縮に寄与する工法である。本工法は，1995 年以降

78 件の施工実績がある。本工法は，突起付き H 形鋼およ

びプレキャスト埋設型枠を使用することから（図－1），

従来工法よりも高コストとなる。 

平成 24 年改訂以降の道路橋示方書 1)（以下，道示）は，

橋脚の主鉄筋径が大きくなるほど塑性ヒンジ長および終

局変位も拡大する設計式となった。本工法においては，

従来，突起付き H 形鋼のサイズが 100×100 までの実験

のみであったため，200×200 を使用しても塑性ヒンジ長

の算出に用いる設計上の上限鉄筋径を 100×100 に制限

されていた。突起付き H 形鋼のサイズアップは，本工法

の従来の鋼材量を削減した場合でも，耐震性能上要求さ

れる変形性能を確保できる可能性がある。 

これまでに，突起付き H 形鋼のサイズアップによる変

形性能向上効果の検証を目的として，縮小模型による橋

脚の正負交番載荷実験を行っている 2)。主鋼材として 175

×175 を 4 本使用した場合と，100×100 を 10 本使用し

た場合を比較した。両試験体とも，道示 1)の設計式で塑

性ヒンジ長の拡大を考慮した終局変位を上回る結果が得

られている。終局変位の設計式については，2.4 節にて

詳述する。 

星隈ら 3)は，RC 橋脚の変形性能に及ぼす断面寸法の影

響を検討し，縮小模型と大型模型で，終局時における履

歴吸収エネルギーは縮小模型の方が相対的に大きくなる

ことを示している。これまで本工法は，実物大試験体の

実験例がなく，終局時の破壊性状が縮小模型と同様であ

るか不明であった。本稿では，200×200 の突起付き H 形

鋼を使用した実物大規模の橋脚模型を製作し，正負交番

載荷実験を実施した結果について報告する。 

 

 
図－1 本研究の対象とする鉄骨コンクリート複合構造

（SC 構造）橋脚工法の概要 

 

2. 実験概要 

2.1 橋脚の実物大模型 

 実物大橋脚模型試験体 1 体の正負交番載荷実験を実施

した。試験体概要を表－1に，試験体図を図－2 に示す。

突起付き H 形鋼は 200×200 を 6 本使用した。柱断面は

幅 2.4m×奥行 2.4m の矩形中実である。プレキャスト埋

設型枠は使用せず，SC 構造とした。主鋼材比は 1.03%，

横拘束鉄筋（帯鉄筋）の体積比は 0.32%とした。載荷点
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高さは載荷ジャッキの性能により 7m とした。せん断支

間比は 2.9 となる。 

突起付き H 形鋼は，市販されている呼称寸法 200×200

の突起付き H 形鋼を使用した。突起の寸法および断面形

状を図－3 に示す。ウェブ高さ-フランジ幅-ウェブ厚さ-

非突起部フランジ厚さは H-212-208-12-18 である。フー

チング高さは主鋼材の必要定着長 5)から算出し，2.3m と

した。 

模型試験体に用いたコンクリート，鉄骨及び鉄筋の材

料特性と材料強度は表－2～表－4 に示す通りである。 

 

表－1 試験体概要 

実験

供試

体名 

構造

形式 

断面

形状 

断面寸法 

（載荷位

置＊1） 

PCa 

埋設 

型枠 

主鋼

材比

(%) 

ρs
＊2 

(%) 

200 

×200 

SC 矩形

中実 

幅 2.4m 

奥行 2.4m 

（7.0m） 

無 1.03 0.32 

＊1載荷位置の高さ  ＊2横拘束筋の体積比 

 

 
図－2 試験体図 

 

 

図－3 本実験で使用した突起付き H 形鋼 

表－2 コンクリートの配合 

セメント 

(kg/m3) 

水 

(kg/m3) 

細骨材

(kg/m3) 

粗骨材 

(kg/m3) 

W/C 

(%) 

細骨材率 

(%) 

307 178 834 961 58.0 47.1 

 

表－3 コンクリート強度 

柱部 

(N/mm2) 

フーチング 

(N/mm2) 

35.8 35.0 

 

表－4 鉄骨および鉄筋強度 

 規格 
弾性係数 

(N/mm2) 

降伏点 

(N/mm2) 

引張強度 

(N/mm2) 

突起付き 

H 形鋼 

200 

×200 
1.99×105 401.4 518.3 

帯鉄筋 D16 1.69×105 396.5 575.9 

 

 

図－4 載荷装置および変位計側面図 

 

2.2 載荷方法 

 載荷装置および変位計側面図を図－4 に示す。載荷方

法は，柱上部に取り付けた水平加力ジャッキ（最大荷重

±2500kN，ストローク±600mm）を 2 台並列に設置して正

負交番載荷を行った。終局まで載荷できるストロークを

確保するため，着脱可能なストローク延長治具を水平ジ

ャッキ先端に取り付けた。これにより，ジャッキとスト

ローク延長治具分を合わせて±1200mm のストロークを

確保している。なお，軸力は，載荷装置の都合上，導入

が困難であったため，載荷していない。 

載荷サイクルは，土木研究所ガイドライン 4)に記載の

内陸直下型地震による地震動に対する検証を対象とした

載荷パターンとした。降伏耐力までは予備載荷として，
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実物大橋脚模型試験体に用いた材料の強度試験結果の値

を用いて求めた橋脚の初降伏耐力以下の範囲内で，荷重

制御により水平力を漸増させた。降伏以降は変位制御に

より，降伏変位の整数倍毎に正負交番に載荷した。降伏

変位は，最外縁鋼材のひずみが降伏ひずみに達する時の

載荷点水平変位とした。実験は，1 サイクル目の載荷で

水平力が最大水平荷重の 80%以下に低下するまで載荷を

行った。 

2.3 計測方法 

ひずみゲージは，主鋼材及び横拘束鉄筋の各所に貼付

け，塑性化範囲を確認した。変位計は図－4 に示すよう

に，載荷点以外に柱コンクリートの載荷方向に対して両

側面に 300mm ピッチで設置した。柱基部にずれ及び伸

び出し変位を計測するための変位計についても設置した。 

2.4 道示における終局変位の計算式について 

平成 29 年道示 1)では，塑性ヒンジ長 Lp は軸方向鉄筋

径 φ’をパラメータとする関数で表現される。 

Lp =9.5σsy
1/6βn

-1/3 φ’  

ただし，Lp ≦0.15h (1) 

ここに， 

σsy：軸方向鉄筋の降伏強度（N/mm2） 

βn：軸方向鉄筋のはらみ出しに対する抵抗を表すばね定

数（N/mm2） 

φ’：塑性ヒンジ長を算出するための横拘束鉄筋の有効長

が最も大きいコンクリート部分に配置される軸方向鉄筋

の直径（mm） 

h：橋脚基部から慣性力作用位置までの高さ 

 

塑性ヒンジ長を求めるための鉄筋径は，実験で確認さ

れた範囲として 40mm に限定されている。しかし，SC 構

造橋脚は，それ自身が剛性の大きい突起付き H 形鋼であ

り，さらなる「極太の軸方向鉄筋」に相当するものと考

えられる。ここで，鋼材（軸方向鉄筋）の座屈はその断

面二次モーメントに依存するので，突起付き H 形鋼を

「断面二次モーメントが等価な断面を有する軸方向鉄筋」

に置換して，道示 1)の考え方と同様に実験の範囲で上限

が設けられている。このことは，これまでの，梁の曲げ

試験や模型試験体の正負交番載荷実験結果より，SC 構造

の鋼材降伏以降の挙動は，RC 構造として計算した値と

一致することが確かめられている 6)。 

φ’ =φeq (2) 

π･φeq
4/64=ISH (3) 

ここに， 

φ’：塑性ヒンジ長の算出に用いる軸方向鉄筋径（mm） 

φeq：等価鉄筋径（mm）（ただし φeq≦100） 

ISH：突起付き H 形鋼の断面二次モーメント（mm4） 

 

 式(1)～式(3)で算出した塑性ヒンジ長を用いて，実験供

試体の限界状態 2 及び限界状態 3 に相当する変位 δls3 を

計算し，これを実験値の終局変位（降伏を下回らない限

界の変位と定義）と対比させた。なお，限界状態 2 及び

限界状態 3 に相当する変位 δls3 の計算は以下の方法によ

った 1)。終局変位は塑性ヒンジ長と比例関係にある。 

δls3 =k3{δy + ( φls3 - φy) Lp ( h - Lp/2)}  (4) 

ここに， 

k3：補正係数 1.3 

δls3：限界状態 2 及び限界状態 3 に相当する変位(計算値) 

δy：降伏変位(実験値) 

φls3：基部断面における限界状態 2 及び限界状態 3 に相当

する曲率(計算値)※ 

h：柱状体の基部から載荷中心までの距離 

※最外縁の軸方向引張鉄筋位置において軸方向鉄筋の引

張ひずみが RC 橋脚の限界状態 2 又は限界状態 3 に相当

する引張ひずみに達するとき又は最外縁の軸方向圧縮鉄

筋位置においてコンクリートの圧縮ひずみが限界圧縮ひ

ずみに達するときのいずれか先に生じるときの曲率 

 

本実験の柱断面について，材料試験の物性を用いて，

道示 1)に基づき，降伏耐力，降伏変位及び終局変位を算

出した結果を表－5 に示す。あわせて，上限鉄筋径の制

限を設けず，H200 相当の等価鉄筋径 φH200 を適用した場

合の算出結果も示す。また，塑性ヒンジ長は橋脚基部か

ら慣性力作用位置までの高さ h の 0.15 倍が上限である

が，どちらの上限鉄筋径の場合もこの上限は考慮してい

ない。 

 

表－5 降伏耐力，降伏変位及び終局変位 

 φeq=φH100=100mm φeq=φH200=153mm 

塑性ヒン

ジ長(mm) 

1189.0 1819.1 

 変位

(mm) 

荷重

(kN) 

変位

(mm) 

荷重

(kN) 

降伏時 40.0 3700.1 40.0 3700.1 

終局時 299.1 3700.1 411.5 3700.1 

 

3. 実験結果 

3.1 荷重－変位関係 

図－5 に試験体の水平荷重と載荷点における水平変位

の関係を示す。正側は，2δyの 1 回目に最大荷重の 3700kN

程度に達した。この試験体における，道示 1)に基づく斜

引張破壊に対するせん断力の制限値は 7409.1kN と，最大

荷重の約 2 倍であり，曲げ破壊型であると言える。2δyの

2 回目以降は，3300～3500kN の間で荷重を維持し，16δy

載荷時に数回の大きな音がして荷重が 1200kN 程度まで
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低下した。3.5 節で詳述するが，大きな音の原因は突起

付き H 形鋼が破断したことによるものと考えられる。負

側については，降伏から 12δy まで荷重を維持し続けた。

14δy 載荷時に大きな音とともに，荷重が 2900kN 程度ま

で低下した。水平変位が上限鉄筋径を H200 相当の太径

鉄筋とした見なした場合の道示式の計算上の終局変位を

超えても，降伏時の耐力の 80%以上を維持し続けた。ま

た，履歴曲線は紡錘形となっており，塑性変形によるエ

ネルギー吸収能力が発揮されていることが示されている。 

図－6 に水平荷重と載荷点水平変位の包絡線を示す。

実線は包絡線を，点線は道示式の計算値である。最大荷

重は，実験値と計算値で概ね一致した。水平変位につい

て，正側は実験値が計算値を上回り，負側は実験値と計

算値は同程度となった。 

 

 

図－5 水平荷重－載荷点水平変位の履歴曲線 

 

 

図－6 水平荷重－載荷点水平変位の包絡線 

 

3.2 ひび割れ性状 

図－7 に柱正面のひび割れの進展状況を示す。1δy時に

1d 程度（d は柱断面の有効高さ）までの範囲を中心に水

平ひび割れが発生した。また，柱高さ 3～5m の範囲にも

微細な水平ひび割れが発生した。ひび割れ間隔は 200～

400mm 程度であった。 

図－8 に柱側面のひび割れの進展状況を示す。柱側面

のコンクリートには，基部から 5m 程度まで斜めひび割

れが進展した。4δy以降は柱正面及び柱側面ともに，ひび

割れ範囲は拡大しているものの，1d 以下の範囲に集中し

てひび割れの発生及び進展が見られた。 

 

    

1δy 4δy 8δy 14δy 

図－7 ひび割れ図（柱正面） 

 

    

1δy 4δy 8δy 14δy 

図－8 ひび割れ図（柱側面） 

 

3.3 等価粘性減衰定数 

図－9 に等価粘性減衰定数 heq とじん性率の関係を示

す。ここで，heqは図－10 に示すものを用いた。ΔW は 1

サイクルの損失エネルギーを，W は等価剛性による弾性

ひずみエネルギーであり，図－10 に示すそれぞれの面積

である等価粘性減衰定数は，構造物の履歴減衰（復元力

－変位曲線の履歴により吸収されるエネルギー）を表す

指標であり，地震エネルギーの吸収能力を示している。

6δy までは heq は徐々に増加し，6δy から 14δy までは横ば

いとなり，16δy時には大きく低下した。 
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図－9 等価粘性減衰定数とじん性率の関係 

 

 

図－10 等価粘性減衰定数の定義 

 

3.4 塑性ヒンジ長の評価 

 図－11 に 1，4，8，14δy の正側ピーク時の柱側面の各

高さの水平変位を示す。1δy ではほぼ弾性変形しており，

4δyでは基部に 10mm～20mm 程度のずれや斜めのひび割

れが確認された。8δyでは高さ 1m 以下の範囲で塑性変形

がみられ，終局に至る直前の 14δy では高さ 1.7m 以下は

破壊の進行で変位計が外れて計測が不可能となった。表

－5 において，道示 1)から算出される塑性ヒンジ長は上

限鉄筋径を φeq＝φH200 とした場合で 1819.1mm であり，

本実験結果と概ね一致する結果と考えられる。 

 図－12 に 1，4，8，14δy の正側ピーク時の引張側主鋼

材の各高さにおけるひずみを示す。1δyで基部のひずみが

降伏に達し，4，8δy と載荷が進むにつれて降伏ひずみを

超える範囲が拡大した。14δy では基部から 1.8m の高さ

で約 18000μ のひずみが確認された。表－5 において，道

示 1)の式(1)から算出される塑性ヒンジ長は上限鉄筋径を

φeq＝φH200とした場合で 1819.1mm であり，主鋼材ひずみ

の計測結果からも，計算上の塑性化範囲と概ね一致する

と考えられる。 

 

 

図－11 正側ピーク時の各高さの水平変位 

 

 
図－12 正側ピーク時の引張主鋼材の各高さのひずみ 

 

3.5 破断箇所について 

 実験後，柱基部をワイヤーソーにて切断し，破断箇所

の観察を行った。写真－1 に主鋼材の破断面を示す。基

部より下に 100～150mm の位置で鋼材に破断が確認され

た。同様の位置での破断は，6 本のうち 3 本の鋼材にお

いて確認された。基部から上では破断は確認されず，塑

性ヒンジ区間において座屈による変形が見られた。基部

から下で破断した理由については，以下のように推察さ

れる。正負交番載荷によって，基部付近の横拘束鉄筋の

内部のコンクリートが次第に破壊する。その後，底版内

の横拘束鉄筋内部のコンクリートも底版上面から 100～

150mm 程度まで破壊に至る。このことにより，柱の固定

端が底版内に 100～150mm 程度移動したものと考えられ

る。ただし，破断位置の詳細なメカニズムの検討につい

ては，今後の課題としたい。 

また，載荷の最終局面で大きな音がした回数と，破断

した箇所は概ね一致しており，耐荷力も負側 14δy載荷時

には最大荷重の 2/3 程度に，正側 16δy 載荷時には 1/3 程

度まで低下したことから，本試験体は主鋼材の曲げ引張

破壊により終局に至ったものと考えられる。 
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写真－1 主鋼材の破断面 

 

3.6 基部の伸び出し変位について 

 図－13 に，基部の伸び出し変位とじん性率の関係を示

す。8δyまでは，じん性率の増加に伴って，伸び出し変位

も大きくなっている。9δy以降については計測出来ていな

いが，さらに伸び出し量が増加していることが考えられ

る。 

 

 

図－13 基部の伸び出し変位とじん性率の関係 

 

4. まとめ 

 本研究では，突起付き H 形鋼のサイズアップによる変

形性能向上効果の検証を目的に，200×200 の突起付き H

形鋼を使用した実物大規模の橋脚模型を製作し，正負交

番載荷実験を実施した。以下に本研究で得られた知見を

まとめる。 

1) 水平荷重－載荷点水平変位履歴曲線から，試験体は

最大荷重を超えた後も高い耐力を維持し，計算上の

終局変位を超えても降伏時の耐力の 80%以上を保持

することが確認された。履歴曲線は紡錘形を示して

おり，塑性変形によるエネルギー吸収能力が発揮さ

れていることが示された。 

2) 柱のひび割れ進展状況から，1δy時点で水平ひび割れ

が発生し，その間隔は 200～400mm 程度であった。

また，側面のコンクリートには基部から 2d 程度ま

で斜めひび割れが進展した。4δy以降，ひび割れ範囲

は拡大したが，1d 以下の範囲に集中して発生及び進

展が見られた。ひび割れは基部から 1d 以下の範囲

に集中していた。 

3) 等価粘性減衰定数は，6δyまでは heqは徐々に増加し，

6δy から 14δy までは横ばいとなり，16δy 時には大き

く低下した。 

4) 塑性ヒンジ区間の評価について，1，4，8，14δyの正

側ピーク時の柱側面の各高さの水平変位と，主鋼材

のひずみ分布から，載荷が進むにつれて降伏ひずみ

を超える範囲が拡大し，終局時には基部から上に

1.8m 程度の高さまで塑性化が確認された。実験で計

測された塑性化範囲と，計算上の塑性化範囲は概ね

一致する結果となった。 

5) 主鋼材の破断面の観察結果から，基部より下に 100

～150mm 程度のところで破断面が観察された。破断

が見つかった主鋼材の本数と，実験時に破壊音およ

び荷重の低下が観察された回数は一致していた。破

断位置の詳細なメカニズムの検討については，今後

の課題としたい。 
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