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1. はじめに 
杭の耐震設計の検討手法として，弾性支承上

の梁のモデルがよく用いられるが，得られる杭

の応力や変位は水平地盤反力係数の評価精度

に強く依存している。水平地盤反力係数の評価

方法として，建築基礎構造設計指針(以下，指

針 1))では，地盤の変形係数と杭径から算定さ

れる基準水平地盤反力係数と，杭の無次元化水

平変位に応じた非線形性を用いる方法が示さ

れている。 
地盤は微小ひずみレベルから非線形性を示

すため，水平地盤反力は微小ひずみ時の初期剛

性と強度定数に基づく塑性水平地盤反力，その

両者を結ぶ非線形性を深さ毎に評価すること

が理想的である。既往の研究 2)では，孔内水平

載荷試験結果から地盤のひずみレベルの影響

を検討し，地盤の変形係数評価にせん断波速度

を用いることで，変形係数の評価精度向上が図

れることを示した。さらに既往の水平載荷試験

結果を対象に弾性支承上の梁の理論解(以下，

理論解と呼ぶ)を用いたシミュレーション解析

を行った。 
そこで本研究では，深度毎に水平地盤反力の

非線形性が設定できる梁ばねモデルを対象に

シミュレーション解析を実施し，水平地盤反力

係数の非線形性の設定方法を検討した。  
2. 解析条件 
 対象とした水平載荷試験結果は文献 2)と同

様である。すべて国内における杭頭拘束条件が

自由な単杭である。なお、杭の載荷試験結果及

び地盤調査結果の数値が示されていない場合

は，グラフから数値を読み取っている。 
Table.1に解析ケースを示す。解析は理論解

と梁ばねモデルで行い，杭は弾性とし，水平地

盤反力係数及び塑性水平地盤反力の設定方法

をパラメータとした。 
 
 
 
 
 

水平地盤反力係数は(1)～(6)式を用いて算出

した。 
(理論解) 

  𝑘 = 80𝐸௦(𝐵 𝐵⁄ )ିଷ ସ⁄     (1) 
  𝑘 = 𝑘(𝑦ீ/𝑦)ିଵ ଶ⁄     (2) 
  𝑘,௫ = 3.16𝑘    (3) 

(梁ばねモデル) 
 𝑘 = 187𝐸௦(𝐵 𝐵⁄ )ିଵ    (4) 
 𝑘 = 𝑘{(𝑦/𝐵) 𝛼(𝑦/𝐵)⁄ }ି.   (5) 
 𝑘,௫ = 18𝑘    (6) 
ここに，𝑘：基準水平地盤反力係数(基準変

位(𝑦，(𝑦/𝐵))時の水平地盤反力係数(kN/m3))，
𝑘：水平地盤反力係数(kN/m3)，𝑘,௫：最大

水平地盤反力係数(kN/m3)，𝐸௦：地盤の変形係

数(kN/m2)，𝛼：基準変位の低減率，𝐵：杭径(m)，
𝐵：0.01m，𝑦：杭変位(m)，𝑦ீ：地表面杭変

位(m)，𝑦：0.01m，(𝑦/𝐵)：0.03である。 
既往の研究では，𝑘及び𝑘の非線形性を原

位置水平載荷試験結果に対する理論解を用い

た逆解析から求めている。そのため，𝑘は地表

面杭変位に依存する評価方法である。指針では，

同様の方法で𝑘の評価方法が示されており，梁

ばねモデルにもこの方法を準用している。一方

で，梁ばねモデルの𝑘は各深度の杭変位に依存

する評価であるため，理論解と同様の評価方法

を用いるのは合理的とは言えない。理論解によ

れば杭の変位が支配的な地表面から1/βの深

度の平均杭変位は地表面杭変位の0.56倍とな

る 3)。理論解は一様地盤を想定しており，理論

解により逆算した𝑘は深度方向に一様な値で

あるため，本研究ではこれと前述の平均杭変位

との関係は，梁ばねモデルに採用する𝑘として

より適当と判断した。そこで，基準変位の低減

率𝛼は0.56とした。また，理論解により逆算し

た𝑘には地盤の一部が塑性水平地盤反力に達

した影響が含まれており𝑘を過小評価すると

判断し，低減率を0.7としたケースも実施した。 
地盤の変形係数 𝐸௦  は既往の研究で提案し

た(7)式を用いて算出した。 
𝐸௦ = 𝐸/18     (7) 
ここに，，𝐸：地盤の初期変形係数(kN/m2)

である。地盤の初期変形係数 𝐸，せん断波速 

Table.1 解析ケース 

 

Case 解析方法 kh Es α Py 設定方法

1 理論解 (1)～(3)式 ‐ ‐

2 1.0
3
4
5
6 2Py

0.7

なし

Py

0.56梁ばね
モデル

(7)式
(4)～(6)式
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度 Vs は(8)～(11) 4)，5)式を用いて推定した。 
𝐸 = 2𝐺(1 + 𝜈) = 2(1 + 𝜈)𝜌𝑉௦

ଶ    (8) 
(砂質土) 𝑉௦ = 80𝑁ଵ ଷ⁄     (9) 
(粘性土) 𝑉௦ = 100𝑁ଵ ଷ⁄     (10) 
(粘性土) 𝑉௦ = 134(𝑞௨ 98⁄ ).ସସଷ   (11) 
ここに，𝐺：初期せん断弾性係数(kN/m2)，

𝜈：ポアソン比(0.5を仮定)，𝑉௦：せん断波速度

(m/s)，𝜌：単位体積質量(砂質土：1.8t/m3，粘

性土：1.5t/m3を仮定)，𝑁：N値，𝑞௨：一軸圧

縮強さ(kN/m2)である。 
塑性水平地盤反力度𝑃௬は指針 1)に示されて

いる，(12)～(14)式を採用した。 
(砂質土) 𝑃௬ = 𝜅𝐾𝜎௭′     (12) 

 (粘性土) 𝑧 𝐵⁄ ≤ 2.5の場合： 
𝑃௬ = 2[1 + 𝜇 𝑧 𝐵⁄ ]𝐶௨   (13) 

 (粘性土) 𝑧 𝐵⁄ > 2.5の場合： 
𝑃௬ = 𝜆𝐶௨     (14) 

 ここに，𝑃௬：塑性水平地盤反力度(kN/m2)，
𝐾：受働土圧係数(= (1 + sin 𝜑)/(1 − sin 𝜑))，

𝜑：土のせん断抵抗角(°)，𝜎௭′：深さz(m)にお

ける地盤の有効上載圧(kN/m2)，𝜅：砂質土の

塑性水平地盤反力度に群杭の影響を考慮する

係数，𝐶௨：土の非排水せん断強度(kN/m2)，𝜆，

𝜇：粘性土地盤の塑性水平地盤反力度に群杭の

影響を考慮する係数である。なお，砂質土層の

せん断抵抗角φは文献 6)を参考にN値から推定

した。非排水せん断強度𝐶௨は一軸圧縮強さ𝑞௨

の1/2とした。粘性土層の内，𝑞௨が示されてい

ない地層は，文献 7)のN値と𝑞௨の平均的な関係

を用いて推定した。地下水位が示されていない

場合は地表面から2mと仮定した。 
3. 解析結果 

Fig.1に全ケースの地表面変位の実測値と解

析値の比較を示す。理論解を用いたCase1では，

ばらつきは大きいものの，近似線の傾きは1.01
と平均的に見れば解析値と実測値はほぼ対応

している。基準変位を低減させず，塑性地盤反

力を設定していないCase2では，解析値が実測

値に比べて小さくなっている。これは，理論解

の𝑘は地表面杭変位との関係であるが，梁ばね

モデルの𝑘は各深度の杭変位との関係として

いるため，Case2では𝑘を大きく評価している

と判断できる。基準変位を低減したCase3～6
では，低減率𝛼を0.56に設定し，塑性水平地盤

反力を設定していないCase3と，低減率𝛼を0.7
に設定し，塑性水平地盤反力を2𝑃௬で設定した

 
 

 
 

 
 

Fig.1 地表面変位の比較 
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Case6が，実測値とほぼ対応している。これは，

低減率𝛼は理論解を用いた逆解析から設定し

ており，地盤が塑性水平地盤反力に達した影響

が含まれているため，塑性水平地盤反力を設定

した場合，0.56では低減率が過小であることが

分かる。一方，低減率𝛼を0.7にした場合，塑性

水平地盤反力を2𝑃௬で設定すると実測値との対

応が改善することを示している。 
Fig.2に全ケースの地中部最大曲げモーメン

ト(以下，Mmax)の実測値と解析値の比較を示

す。なお，Mmaxは，砂質土8試験及び粘性土6
試験で得られている。またMmaxの実測値は，

全杭頭荷重で示されているわけではないため，

部分的にデータが抜けている。Mmaxについて

は，地表面変位ほどのばらつきは認められない。

地表面変位において実測値と解析値の対応が

良かったCase1，3，6はMmaxにおいても他の

解析ケースに比べて両者の対応は比較的良い。

Case3，6はMmaxの解析値が実測値に比べて

大きく，安全側の評価を与えている。 
Fig.3に，実測値との対応が良いCase1，3，

6を対象に，Mmaxの発生深度の実測値と解析

値の比較を示す。Case1では，実測値に比べて

ばらつきが大きく平均的には浅めになる傾向

を示した。Case3，6では，ばらつきは大きい

ものの，理論解を用いたCase1に比べて，実測

値との対応が良い。 

Fig.4に，曲げモーメント分布の一例として

S7，S10，C12の結果を示す。Case1は深い深

度まで曲げモーメントが大きくなる傾向を示

している。一方，Case3，6は深部地盤で曲げ

モーメントが小さくなっており，実測値と分布

形状が対応している。これは，理論解では一様

地盤を想定し，深部地盤の物性が反映されない

こと，地表変位に応じて地盤が一様に剛性低下

し，深部地盤の変形係数を過小評価しているた

めと判断される。 
4. おわりに 
本研究では，杭頭自由条件の単杭の孔内水平

載荷試験結果に基づき，梁ばねモデルを用いた

シミュレーション解析を行い，実測値と解析値

の対応から，梁ばねモデルにおける𝑘及び塑性

水平地盤反力の設定方法を検討した。得られた

知見は以下の通りである。 
1) 梁ばねモデルの𝑘に理論解で用いている

𝑘を準用すると，𝑘は過大評価になるため，

梁ばねモデルに用いる𝑘は低減する必要

がある。 
2) 塑性水平地盤反力は指針に示されている

𝑃௬よりも大きい可能性がある。 
3) 曲げモーメントの深度分布を考慮すると，

理論解に比べて，梁ばねモデルを用いた杭

の水平抵抗評価が合理的である。 

      (a) Case1         (b) Case2         (c) Case3     
 

 

 

 
Fig.2 Mmax の比較 
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Fig.3 Mmax 発生深度の比較 

 

Fig.4 曲げモーメント深度分布の一例 
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