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Abstract 

A developed database showed the engineers in Japan tended to select concrete-filled tube columns that have 

a thicker dimension, ensuring that the width-thickness ratio of steel tubes meets the specified limitations for 

bare steel columns. Cyclic loading tests were conducted on two steel beam-to-CFT column connections 

made of difference concrete materials to evaluate the impact of autogeneous shrinkage on the structural 

performance of the CFT panel zones. The results of the tests indicated that after three months passed, the 

difference in shrinkage between the two concrete materials was not substantial, and therefore the 

autogeneous shrinkage did not have a significant effect on the strength and stiffness of the CFT panel zones. 
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1. はじめに 

コンクリート充填鋼管柱（以降、CFT 柱）が、
柱に高い耐力と剛性を付与する利点から、超高層
建築物や免震構造建物で採用される例が増加し
ている。「コンクリート充填鋼管構造設計施工指
針 1)」（以降、CFT 指針）は、CFT柱梁接合部パネ
ルが、純鋼構造の場合と同様に高い塑性変形能力
を発揮できることに注目している。コンクリート
を充填する施工技術は、ダイアフラムで分割され
る柱梁接合部パネルで難易度が高いが、CFT柱梁
接合部パネルの崩壊機構は、ここにコンクリート
が密実に充填されていることを前提にする。CFT

に多用される高強度コンクリートは、セメントの
水和反応によって、空気に触れずとも自己収縮す
る性質が、普通コンクリートと比較して強いこと
も懸念される。 

本研究は、上述の観点から、CFT柱梁接合部パ
ネルの崩壊機構を再検証した。まず、CFT 柱梁接
合部に関して、既往の実験データと、国内の実物
件を調査し、データベースを構築した。次いで、
自己収縮によるコンクリートの体積縮小が、CFT

柱梁接合部パネルに及ぼす影響を把握するため
に、十字形試験体の繰返し載荷実験を実施した。 
 

2. CFT指針に規定される接合部パネルの耐力 

図 1 に示すように、CFT 指針 1)は、福元ら 2)の
提案を基に、CFT柱梁接合部パネルの耐力 𝑄𝑢𝑝 を、
鋼管の負担分 𝑄𝑢𝑝𝑠 とコンクリートの負担分 𝑄𝑢𝑝𝑐

の足し合わせとして計算する。コンクリートの負
担分は、主ストラットと、鋼管の拘束効果による
付加分の 2成分で構成される。 

𝑄𝑢𝑝 = 𝑄𝑢𝑝𝑠 + 𝑄𝑢𝑝𝑐  (1) 

𝑄𝑢𝑝𝑠 =
𝐴𝑠

2
∙

√ 𝜎𝑦𝑠
2

+ 𝜎0𝑠
2

√3
 

(2) 

𝑄𝑢𝑝𝑐 = {
𝐷𝑐

2
tan 𝜃𝑠 + 4√

𝑀𝑠𝑓

𝐷𝑐 ∙ 𝜎𝐵𝑐

𝑠𝑖𝑛 𝜃𝑠} 𝐷𝑐 ∙ 𝜎𝐵𝑐  (3) 

ここに、𝜃𝑠は傾斜角度、𝐷𝑐はコンクリート部分の
幅、 𝐴𝑠 は鋼管の断面積、 𝜎𝑦𝑠 は鋼管の降伏強さ、

𝜎0𝑠 は鋼管に作用する軸応力度、 𝜎𝐵𝑐 はコンクリー
トの圧縮強度、 𝑀𝑠𝑓 は鋼管フランジの全塑性モー
メントである。 

 

3. 実物件と既往研究のデータベース 

一般財団法人日本建築センター機関誌「ビルデ
ィングレター」3)（1967年から 2022年）の性能評
価シートから、国内の実物件に使用された CFT柱
について、寸法や材料強度等の情報を抽出した。
物件数は229件で、その内訳は超高層建築物が189

件、免震構造建物が 40件であった。 

図 2(a)に示すように、CFT 柱に角形鋼管を採用
した例が 132件、229件の 58%を占めた。CFT 柱

 

図 1 CFT 柱梁接合部パネルの耐荷機構 
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では、角形鋼管より円形鋼管の方が、コンクリー
トの拘束効果を期待できるが、純鋼構造の場合と
同様に、柱に角形鋼管が好まれる傾向がみられる。 
図 2(b)と(c)に、角形鋼管を用いる CFTの幅厚比

とパネル辺長比（梁せいと柱せいの比）をそれぞ
れ示す。資料は採用した鋼管幅と管厚の範囲を独
立に示す例が見られたため、幅厚比として想定し
た最大値と最小値を示した。大半の CFT 柱が、FA

ランク 4)の純鋼柱の幅厚比（28.1 以下）の制限を
満たした。コンクリートが鋼管の局部座屈を抑制
する効果を期待せず、CFT 柱の塑性変形能力を鋼
柱と同等とみなして設計しているためと考えら
れる。なお、接合部パネルにおける鋼管は、CFT

柱と同等のものが使用されていたと考えられる。
図中の辺長比は、資料で独立に示された柱せいと
梁せいから、想定した最小値と最大値の平均値を
示した。1 階階高に関わらず、辺長比 1.0～2.0 に
分布していた。 

 

4. 実験計画 

図 3 に、実大の 2/3 スケールを想定し、柱梁接
合部を含む半スパンの柱梁架構を抽出して製作
した十字型試験体 2体を示す。図中の矢印は、変
位計の取付位置を示す。試験体上下端は柱の中央
を、左右端は梁の中央を模擬し、上端と左右端を
ローラー支持、下端をピン支持とした。梁のスパ
ンに相当する左右端の間の長さを 5400 mm、柱の
階高に相当する上下端の間の長さを 2680 mm と
した。柱に冷間成形の角形鋼管□-250×250×12 

(BCR295)を、パネルゾーンに冷間成形の角形鋼管
□-250×250×9 (BCR295)を、梁に熱間圧延材 H-

500×200×10×16 (SN490B)を採用した。接合部パネ
ルが柱や梁より先行して降伏することを意図し、
接合部パネルには柱より薄い鋼管を用いた。接合

部は、通しダイアフラム形式とした。実験設備の
都合上、軸力はかけず、軸力比を 0 とした。2 体
の試験体で異なる仕様はコンクリートの調合と
した。表 1に示すように、自己収縮の度合いが異
なると期待した、中庸熱ポルトランドセメントを
用いた中庸熱タイプと、普通ポルトランドセメン
トを用いた普通タイプの 2種を充填コンクリート
に選定した。鋼管内部に挿入したカメラで、落と
し込み工法により接合部パネルにおいて充填し
たコンクリートが、角形鋼管の四隅内側で通しダ
イアフラムに設けた孔を通過したことを確認し、
養生期間はおよそ 3カ月とした。十字型試験体の
載荷日におけるコンクリートの圧縮強度は、基準
強度 60 N/mm2を超え 94 N/mm2に達した。各試験
体のコンクリートの自己収縮歪みは、載荷日で、
試験体 Mで-260μ、試験体 N で-356μであり、そ
の差は-96 μであった。柱頭に接続した容量±2000 

kN の油圧ジャッキで押し方向を正として、十字
型試験体を繰返し載荷した。架構の層変形角を制
御し、米国の AISC 5)の規定を参照し、正負交番で、
振幅 0.00375、0.005、0.0075 radを 6回ずつ、0.01 

 

図 2 実物件のデータベース：(a)鋼管断面形状の内訳; (b)角形鋼管の幅厚比; (c)パネル辺長比  

 

 

図 3 実験セットアップと変位計位置 

表 1 充填コンクリートの調合(1m3練り) 

 基準配合 [kg m3⁄ ] 特性 

試験体 Fc 
使用する 

セメント 
W/C 

[%] 

s/a 

[%] 

セメント 水 細骨材 粗骨材 混和剤 
自己収縮 

強度 
[N mm2⁄ ] C W S1 S2 G1 Ad1 

中庸熱 (M) 60 中庸熱ポルトランド 25.0 42.6 640 160 199 472 920 6.400 -260μ 94.2 

普通 (N) 60 普通ポルトランド 27.7 45.2 596 165 215 504 888 6.258 -356μ 93.5 

 



    

rad を 4回、0.015、0.02、0.03、0.04と、油圧ジャ
ッキの可動域最大の振幅をそれぞれ 2回繰り返す
履歴を採用した。図 3に示す位置で、試験体の面
外方向の移動を拘束するよう補剛した。層変形角
𝑅は、柱頭載荷点の水平変位、柱脚ピンの水平変
位、柱長さから、パネルせん断変形角γ𝑝は、接合
部パネルに交差するように取り付けた変位計の
変位から算出した。 

 

5. 実験結果 

図 5(a)に、試験体Mの荷重と層変形角の関係を
示す。振幅 0.015 radの正側 1回目で、大きな破
裂音とともにパネルゾーンが塑性化し、これ以降
のサイクルでは鋼管内部からの小さな破裂音と
剛性の変動が見られた。大きな破裂音は、充填コ
ンクリートが圧壊した際のものと考えられる。振
幅 0.03 radで正負両側とも最大耐力に達し、パネ
ルゾーンと柱の変形の進展と共に耐力が低下し
た。実験終了後、ダイアフラムの溶接部で亀裂が
生じていたことを確認した。図 5(b)に、試験体 N

のパネルせん断力とパネルせん断変形角の関係、
図中に最大せん断耐力を示す。振幅 0.015 radの
正側 1回目で、大きな破裂音を確認し、耐力が若
干劣化した。振幅 0.03 radで正負両側とも最大耐
力に達した。その後、パネルゾーンと柱の変形の
進展と共に変位がピークに達する時点の耐力は

低下した。 

図 6(a)に、試験体 Mのパネルせん断力とパネル
せん断変形角の関係、最大せん断耐力を示す。図
中の破線は、第 2節に示したCFT指針の式(1)~(3)

をもとに計算した接合部パネルの耐力であり、pQu 

= 1705 kNである。最大耐力は Qmax = 2093 kNで、
計算値の 1.2倍となった。図 6(b)は、試験体 Nの
パネルせん断力とパネルせん断変形角の関係で、
最大耐力は Qmax = 2091 kN で、計算値の 1.2倍と
なった。 

図 7(a)と(b)に、それぞれ試験体 N の上柱および
下柱の、柱端モーメントと柱部材回転角の関係を
示す。上柱は、接合部パネルの塑性化と同時に塑
性化した。塑性化以降の正側載荷では、下柱に比
べて大きく変形し、最大耐力以降に若干の耐力低
下がみられた。 

 

6. 考察 

両試験体の最大耐力は同程度で、層変形角
R=0.015 rad で試験体の破裂音に伴う若干の耐力
劣化が見られたことを除き、せん断変形角 0.04 rad

に至るまで CFT指針の耐力を維持した。自己収縮
ひずみ 100 μ の差は接合部パネルの最大耐力や塑
性変形能力にほとんど影響を及ぼすことはなか
った。各試験体の接合部パネルにおいて力学的特
性として有意な差が認められないのは、自己収縮

  
図 5 荷重-層変形角関係:               図 6 パネルせん断力-せん断変形角関係: 

(a) 試験体 M; (b) 試験体 N            (a) 試験体 M; (b) 試験体 N 
 

 

 
図 7 柱端モーメント-柱回転角関係（試験体 N）:     図 8 接合部パネルの履歴曲線（試験体 N）: 

(a) 上柱; (b) 下柱            (a) 初期サイクル; (b) 塑性化以降 

 



による収縮量の差が 0.01 mm と、せん断変形角
0.04 radに対して小さいためと考えられる。 

 図 8(a)と(b)に、それぞれ試験体 Nの接合部パネ
ルの初期サイクルと、塑性化時(R=0.015 rad)の履
歴曲線を示す。本実験における自己収縮歪みは、
試験体 M で-260 μ、試験体 N で-350 μ であった
が、接合部パネルの鋼管断面方向の変形量だと
0.03 mm、0.04 mmである。これら約 0.05 mmの収
縮変形で、鋼管との間とダイアフラムの下端に空
隙が発生したとすると、せん断変形角2.07 ×
10−4 radで鋼管がコンクリートに接触することに
なるが、初期の微小変形角周辺では剛性が上昇す
るような挙動はなかった。このことから、層変形
角𝑅 = 0.01rad以下の弾性域では、コンクリートの
自己収縮歪みは接合部パネルの剛性にほとんど
影響のない歪み量であったと考えられる。また、
塑性化以降には、中途で剛性が上がる挙動が見ら
れたが、内部で圧壊したコンクリートが、再び鋼
管と接触したことによるものと考えられる。これ
ら初期と塑性化以降の挙動は、試験体 Mでも同様
に見られた。 

 

7. パネルせん断耐力を評価するモデルの提示 

 図 9に示すように、CFT 柱梁接合部パネルのせ
ん断耐力 𝑄𝑝 を、鋼管部分とコンクリート部分それ
ぞれに作用するせん断力 𝑄𝑠𝑝 、 𝑄𝑐𝑝 の和として式
(4)で評価した。 

𝑄𝑝 = 𝑄𝑠𝑝 + 𝑄𝑐𝑝  (4) 

鋼管の角部の曲率はなく、鋼管部分を 2枚の鋼板
とみなし、鋼構造接合部設計指針 6）の式(5)でせん
断耐力を評価した。 

𝑄𝑠𝑝 = 𝑎𝑛𝑉𝑝

σ𝑦

√3
 (5) 

ここに、𝑉𝑝は鋼板 2枚の体積、𝑎𝑛は軸力による低
減定数、σ𝑦は鋼管平板部の降伏強度である。図 9

に示すように、strut-and-tieモデルを準用し、純圧
縮場となる strutと nodal zoneでコンクリート部分
をモデル化した。strutと node の応力は等しく、コ
ンクリート部分の水平方向は接合部パネルの鋼
管壁と、鉛直方向は鋼管柱と作用・反作用の関係
にあり、1) nodal zone、strut の圧壊、もしくは 2) 

鋼管壁の塑性崩壊に至るときに、接合部パネルは

最大耐力を迎えると予想される。幾何条件より、
nodal zone の高さℎを式(6)で算定した。 

ℎ =
𝐻 tan 𝜃 − 𝐷𝑐

tan2 𝜃 − 1
tan 𝜃 (6) 

ここに、𝜃は strut の傾斜角である。コンクリート
のせん断耐力 𝑄𝑐𝑝 は、strut の水平方向成分より、
式(7)で算定した。 

𝑄𝑐𝑝 = 𝑓 ∙ 𝐷𝑐 ∙ ℎ (7) 

式(8)を満たすとき高さℎは最大となる。 

tan θ =
𝐻 − √𝐻2 − 𝐷𝑐

2

𝐷𝑐
 

(8) 

ただし、 𝑄𝑐𝑝 は鋼管壁が塑性耐力する荷重を超え
ない。これより、式(6)を式(5)に代入した 𝑄𝑐𝑝 によ
り算定した、式(4)の 𝑄𝑝 を、接合部パネルの最大せ
ん断耐力と評価した。この評価式をもとにした、
本実験の最大せん断耐力の評価値は 1764 kN で、
試験体Mの最大せん断耐力の 2093 kNと 18.7%の
誤差、試験体 N の最大せん断耐力の 2091 kN と
18.5%の誤差で対応した。 

 

8. まとめ 

CFT 柱梁接合部パネルに着目し、実物件で採用
された接合部パネルの仕様を調査した。CFT柱梁
接合部を模した十字形試験体の繰返し載荷実験
を実施し、自己収縮が接合部パネルの力学的性能
に与える影響を検証した。以下に総括を示す。 

1) 接合部パネルに用いられている鋼管の幅厚比
は、建築基準法で最も高い塑性変形能力を期
待する鋼柱の制限値を満たす例が多数見られ
た。接合部パネルの辺長比は 1.0から 2.0に分
布した。 

2) 2つの試験体の自己収縮ひずみの差は 100 μと、
初期剛性や最大耐力、塑性変形能力を議論す
る変形量に対して小さかったため、両試験体
の接合部パネルの力学的特性に有意な差が見
られなかったと考えられる。 

3) 接合部パネルにおけるコンクリート部分を
strut と nodal zone で模擬し、純圧縮力でコン
クリート部分がせん断力を伝達するモデルを
提示した。提示したモデルは、CFT 柱梁接合
部パネルの最大せん断耐力を 25%以内の誤差
で評価した。 
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図 9 パネルせん断力と strut-and-tie モデル 
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