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第 1章 序章



第 1章序章

はじめに、本研究の目的と方法、および論文の構成について述べる。

最近、建物の高層化への波には著しいものがある 。特に鉄筋コンクリート造による高層

化、超高層化は、耐火性，経済性など、この構造のもつ多くの長所の故に、今後ますます

進められてゆくものと考えられる 。一般に、高層建物では、地震時の応答水平加速度は低

層に比べて、相対的に小さくなることが明らかとなっているが、層数が多いだけに、建物

下層部に加わる水平力そのものは軸力と共に、低層建物に比べてきわめて大きなものにな

る。耐震壁などが少なく、水平力のほとんどを柱に負担させる設計では、柱のせん断耐力

が主な問題となる。また、耐震壁などが多く、柱に軸力のみを負担させ、水平力をあまり

負担させない設計では、柱の軸耐荷力が問題となる。ところで、下層部の柱は大きなせん

断力や軸力に対処するために断面が大きくなる。一方、建物の階高は低層建物とあまり変

わらないので、結果として太短い柱(短柱)となる 。また、柱は X，Y両方向の地震力に

対処するために、一般に多段配筋される。また、短柱をらせん筋で補強すれば、耐震能力

が著しく向上するといわれる。しかし、このような短柱の耐震能力に関して、現在十分な

理解がえられていない。本研究はこのような多段配筋柱やらせん帯筋柱の耐震能力を明ら

かにして、より合理的な耐震設計を行うための基礎資料を得ょうとするものである。

本論文は序章をいれて 11章からなるが、第9章までは短柱のせん断耐力について検討し、

第 10章で軸方向耐力について検討している。前者は特にせん断抵抗機構について理論と

実験の両面から詳細な検討を行い、さらに短柱のせん断設計に必要な実用的なせん断耐力

評価式を提示している。本論文は具体的には次のような構成をとっている。

第1章 序章

第2章 多段配筋短柱のせん断耐力の理論的考察

第3章 多段配筋短柱のせん断耐力実用評価式

第4章 多段配筋短柱の水平加力実験概要

第ち章 多段配筋短柱の水平加力実験結果

第6章 多段配筋短柱のせん断耐力実用評価式の有効性

第7章 二重傾斜帯筋柱のせん断耐力評価式

第8章 二重傾斜帯筋柱の実験と耐力評価式の有効性

第9章 多段配筋短柱のせん断設計

第 10章 短柱の軸方向耐荷力
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~\ 1 1ぶまとめ

これらのうち節 2章~第 10章の内容について概略を述べる 。

お2~主では、多段配筋短柱のせん断耐力 を 評価す る 上で重要なせん断圧縮破壊型につい

て、格限解析の下界定理に基づき詳細な理論的考察を展開する 。トラスとアーチからなる

せん断伝達機楠に中段筋の付着を考慮したモデルを提案する 。トラス機構は軸筋の付着カ

グ)存主で成り立つが、中段筋に も付着力が存在するので、中段筋がトラス機構を形成して、

せん断耐力にお-響するのではなし1かと 考えた 。トラスとアーチの各機構は便宜上断面を別

々にとり、各斜材応力をコンクリ ート強度と して、トラスの斜材角度は4ち度の一定とし

てし¥Z)

お弓阜:て-は、 ~~ 2 ~tの理論 に基づ し 1 て 、より現実的なせん断耐力評価式を導いている 。

軸筋が降伏する坊合 とそう でない場合の|可ケースについて実用式を提示すると共に、せん

断圧縮破壊型 とは別の特労Rな斜張力破壊型についても実用式の提案を行う 。ただし、前者

の解析モテ/レは第2章のモデルと異なり、トラスとアーチの各機構のコンクリート斜材応

力を実際の断面と同じよ うに同一断面で重ね合わせている 。また、トラス機構の斜材の角

度を得筋量で変化させている 。

箆4主主:では、第 3EL:の理論を検証するために行った実験的研究の前半を内容とするもの

で、計 lちO休におよぶ短柱の水平加力実験について、試験体計画、使用した材料、およ

び力[J力測定方法などの概要を述べる 。柱の形状と寸法、作用軸力レベル、最外筋と中段筋

の各量、帯筋量、各使用材料の強度などが試験体変数とする 。

第 弓主主では、第4章の笑験結果を示す。荷重一変位曲線.ひびわれ伸展具合，および軸

筋のひずみ性状について、全般的傾向を述べると共に、各試験体の最大耐力および破壊モ

ードのまとめを行う 。

第ら章では、 第3主主で提案した実用的せん断耐力評価式について、第5章の実験結果と

の比較を行い、せん断圧縮破壊型で軸筋が降伏する場合とそうでない場合、または斜張力

破壊型の場合のそれぞれについて評価式の有効性を示す。

第 7草ーでは、 二重に傾斜した帯筋を有する短柱のせん断耐力評価方法について理論的に

検討する。斜張力破壊を防止し、短柱の耐震能力を著しく高めるといわれる二重らせん帯

筋柱の耐力評価を 目的とし ており、軸筋が降伏しない場合のせん断理論を展開する 。

第8主主:は、 二重に有:筋の傾斜したらせん帯筋柱， 一重らせん帯筋柱，および比較のため

に行った在来 フープ柱の計41体の水平加力実験について概要と実験結果を述べ、せん断

勺
、
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耐力実験値と第7章の評価方法による計算値との比較を行い、理論の有効性を示す。

第9章では、第3章の耐力評価式を用いた多段短柱のせん断設計について検討する 。柱

の保有水平耐力の算定前に、あらかじめ許容応力度設計によって帯筋量が定められていれ

ば、この評価式を適用すればよい。しかし、帯筋量が定められていない場合、評価式をそ

のまま断面設計の初めから用いることは難しい。そこで、軸力比には変動があるので、別

の方法として軸力比のほぼ全範囲で、車由筋の降伏を帯筋の降伏と同時か、帯筋の降伏に先

行させるように、せん断補強筋係数を第3章で示す釣合補強筋係数以上にしておく方法が

考えられる。ただし、この方法は非常に簡単であるが、あまり効率的とはいえない。効率

的な方法は、与えられた軸力比に対して軸筋降伏と同時に帯筋も降伏する場合である 。さ

らに、軸筋応力が弾性範囲である軸力領域との境界軸力比においてさらに帯筋量を少なく

できる。すなわち与えられた斡力比を境界軸力比と等しくなるようにすれば効率的な帯筋

量を求めることが可能である 。そこで、本章ではこの方法について検討する o

以上、第9章までは柱が主にせん断力を負担する場合を対象としている 。

第 10章では、高軸力を受ける短柱の軸耐荷力について実験的じ検討する 。多量の帯筋

を密に配した矩形と円形断面を持つ短柱の中心と偏心圧縮実験について述べる 。また、同

ーの帯筋量でもピッチの違い、軸筋の有無についても検討する 。また、コンクリートを立

体トラスに置換したモデル〆を用いて、中心圧縮柱の挙動を解析的にも検討する 。

第 11章では、以上を総括する。

組
川
『



第 2章 多段配筋短柱のせん断耐力の理論的考察
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1 .序

本章は鉄筋コンクリ ート多段配筋短柱のせん断耐力を評価する上で重要なせん断圧縮破

壊型について、極限解析の下界定理を用いて理論的考察を試みる 。

ここで軸筋のうち、中段筋を除く引張または圧縮の軸筋をここでは最外筋と呼ぶことに

する 。中段筋は事由筋であり、軸力や曲げ応力を負担するので、最外筋が降伏後の曲げ耐力

上昇には寄与するが、中段筋は直接にはせん断力をほとんど負担しないものと考えられて

いる 。ところで、軸力レベルが低い場合、中段筋のひずみ測定結果から、曲げひびわれ発

生後に中段筋の材端と材中央の間でひずみ勾配がみられる 。すなわち、中段筋とコンクリ

ートとの聞には付着力が存在している 。付着力の存在は後述のよ うに中段筋.帯筋および

コンクリ -トからなるせん断伝達機構(トラス機構)を形成するので、中段筋は軸筋では

あるが、間接的にせん断に関与していると考えられる 。

ところで、中段筋を含む柱のせん断耐力を解析的に求める方法として 、極限解析の下界

定理を用いた称原-加藤モデル1)2) 3)が提案されている 。このモデルは、最外筋，帯筋お

よびコンクリ-トからなるせん断伝達機構(最外筋システムと呼ぶ。)と、最外筋，中段

筋およびアーチ斜材からなるアーチ機構から成り立っている 。中段筋は軸筋としてのみ考

慮され、コンクリートとの付着力は考慮、されていない。こ のモデルでせん断耐力を算定す

ると、帯筋および中段筋が存在してせん断圧縮破壊したものの中で、下界定理にもかかわ

らず実験値が計算値を下回るものが存在した 。そこで、中段筋とコンクリ ートとの付着力

を考慮したより詳細なモデルを提案して検討してみた。このために、中段筋、帯筋および

ウェブコンクリ-トストラットからなるせん断伝達機構(中段筋システムと呼ぶ。)を新

たに導入した 。このシステムは、中段筋の引張弦材，帯筋の存在範囲外にある最外筋のか

ぶりコンクリ-ト部分(フランジと呼ぶ。)の圧縮弦，帯筋およびウェブコンクリ -トス

トラットからなるものと仮定している 。また、フランジ下で、ウェブ以外のコンクリ -ト

部分も利用して、本来のアーチ斜材以外に 2次アーチ斜材も考慮することにした。

本章は、中段筋とコンクリートとの付着を考慮、した多段配筋短柱のモデルについて、 一

定軸力下で逆対称曲げモーメントを受ける場合を検討している 。

po 



2.解析的アプローチ

2. 1 解析モデル

解析の対象は阿 1 (a)に示す逆対称曲げモーメントを受ける矩形断面柱とする。また、

中段筋は材軸に集中しているものと考える 。

本解析モデルは、図 1 (b)の最外筋システムと(d )のアーチ機構の 2つからなる称、

原-加藤モデル(このモデルを用いたせん断耐力計算式については文献4)参照)をベー

スに、中段筋の付着を考慮、した(c )の中段筋システムと(e )の2次アーチ斜材を付け

加えたものからなっている 。ここで、 ( d )の斜材を 1次アーチ斜材と呼ぶことにする。

d
 

E

寸」
恒
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し

1次ストラット断面
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十一一 + 

81 

γ 平 予平 γ
( a)解析対象柱(b )最外筋システム(c )中段筋システム(d) 1次アーチ機構(E)2次ストラット

図1 解析対象とモデル
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2. 2 解析仮定

修正モデルの解析にあたり以下のことを仮定する 。

i )ピッチ X p の 1組の帯筋断面積 aW について、最外筋，中段筋各システムの負担断面

積alW，amwを次の仮定によって定める 。

a )両システムは材端で一体で軸筋の抜け出しはなく、区間内では付着破壊せず、軸方

向の変形量は等しい。

b )斡筋がすべて弾性範囲の場合、車由筋の材端におけるひずみ分布は平面を保持する 。

i i )ウェブストラットの材軸とのなす角度φ:両システムとも 45。とする。

各システムのウェブ幅bIW， bmw 後述

i i i )中段筋システムのフランジ

フランジ厚tf 最外筋のかぶり厚さとする。

フランジ長 1m f .このシステムが材中央で点対称であることと、最外筋システムとの

統一性から次のように定める。

lmf= {1-(D/2-tf ) /t  anφ}/2 

ただし、 1 材長， D :全せい

フランジ幅bmf 後述

iv)最外筋システムのフランジ

フランジ厚tf 最外筋のかぶり厚さとする。

フランジ長 llf:(1)式中のD/2をd (=D-tf )に置換したものとする。

( 1 ) 

ll!= {1-(d-tf ) /tanφ}/2=(I-g/tanφ) / 2 ( 2 ) 

ただし、 g (=d-t! )圧縮引張最外筋間距離

フランジ幅 bII! .ウェブ幅bIIWと同ーとする。

v )アーチ機構の軸筋の応力最外筋，中段筋各システムにおける斡筋応力の残余の応力

とする。

1次アーチ斜材幅bt 1 幅bから最外筋，中段筋の各システムのフランジ幅bllf，bmf 

の和を差し引いたものとする。

1次アーチ斜材のせいX1 (D-ltanθ1 ) (図(d )参照)

ただし、 θ1 1次アーチ斜材の材軸とのなす角度

直 8-



v i) 2 <欠ア ーチ斜材

斜材のせい X~ 材端において、中段筋システムのフランジの下端と 1 次ア ーチ斜材の

-f'端までとする(図(e )参照)。

2i欠ア チ斜材の材粕とのなす角度 θ2

十 anθ2 二 (D -X 1 -t f ) // 1 = t a nθ1 -t f / 1 ( 3 ) 

斜材の幅 bt 2 • ~十 l 段筋システムのフランジ幅 b rn fとウェブ幅brnwの差とする。

:2. 3 基本式

2. 3. 最タト筋システム負担せん断力 Qs

解析では、最外筋システムの待筋負担断面積 aswが未知数であるが、取扱いを容易にす

るために、最外筋とウェブストラット間の単位長さあたりの付着力C1 を代わりに未知数

とする ω C1 とa8Wの関係は、帯筋の降伏状態を仮定すると、ウェブストラットの圧縮力、

帯筋の引銀力および付着力からなる力の三角形から次のようになる o

C1 二 σWy3.SW/ (xp t a nφ) 

ただし、 σwy 帯筋の降伏点 X p 帯筋ピッチ

以下では、 C1 以外の未知数を C1 で表す。

Oウェブストラット l陥~b 匝 W

同じく力の三角形から

C1 ニ Fc b sw  s i nφc (> S φ 

ただし、 Fc コンクリ -ト圧縮強度

したがって、

( 4 ) 

(ち)

b !swニ C1 //(Fc sinφC 0 S φ(  6 ) 

また、フランジおよび同区間の最外筋における軸方向力と付着力の釣合し1から

( F c -F目c)bsftf十 (σ 158 Cσ15815 ) all =C1 lllf (7) 

ただし、 F、c f' s c ， σIS  8 C および σ88 8 フランジおよび同区聞の最外筋の両端部応力

(圧縮を正、 Fcおよびび S 15 C が部材端側) ， a 15 最外筋の断面積

また、フランジにおけるモ ーメントの釣合いから

フランジの最外筋位置まわり

Qsflsf- (Fc --Fsc) bSf tf 2/ 2 ( 8 ) 
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フランジの図心まわり

Q s f 1 11 fニ {c 1 1 s f一 (σss c σsss ) all } tf /2 

ただし、 Qs f フラ ンジの負担せん断力

フランジ区間外の最外筋における軸方向力と付着力の釣合いから

( 9 ) 

(σs s t 十 σS11圃) all =C1 (l-lllf) 、、盲目，，、
3
3
J

f
I
L
 --

〆
'ta

、

ただし、び 11S t 最外筋の引抜端の応力 (引張を正)

ランジ端を結ぶコンクリ -ト斜材のモ ーメントの釣合いから

Qllfg/ t a nφ =Fllcbllftf (D-tf ) ( 1 1 ) 

。ウェブ負担せん断力 QIIW 

部材端から g/ (2tanφ)の距離の材軸ま わ りにおける QIIWと付着力によるモ ーメ

ントの釣合いから

Qllwg/ (2tanφ) =g2 C1 / (2tanφ) 

したがって

QIIW=gC1 

Oシステム負担軸力 NII と各軸方向応力との釣合い

( 1 2 ) 

Fc bllftf十 σo11 C a 11σS 11 t a o 十 C1 g/ tanφ =N 11 ( 1ラ)

。フランジの負担せん断力 Q11 f 

(6) ， (8) ， (11)からFs cとbof(=b圃w)を消去し 、 ( 2 )より、

1-21Ilf=g/ tanφ 

の関係式を代入すると

Qsf=tf Ks C1 1/ (21sf) (14) 

ただし、 Ko =2 (lllf/ l) tf d/{2 (lsf/ l) g十 tf}/(lsinφ C 0 s φ) 

。最外筋システム負担せん断力 QII

( 1乙， (1 4 )から

QII =Qsf十 QIIW 

=αC  1 ( 1ラ)

ただし、 α=t f K 15 /2/ ( 1 11 f/ 1 )十g
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2. 3. 2 中段筋システム負担せん断力Qm

このシステムの未知の帯筋負担断面積 amw ( = a 11 - a IIW)の代わりに、中段筋とウェ

ブストラット聞の単位長さあたりの付着力をC2 を未知数とする。

OC2 とamwおよびC1 の関係

ウェブストラ ットの圧縮力、帯筋の引張力および付着力からなるカの三角形から

(ご2ニ σwyarnw/(Xp tanφ) 

=σWy (aw -a IIW) /(xp t a nφ) 

=Co -C1 

ただし、 C0 • a IIW a WのときのC1 

Oウェブストラット幅bmw 

C 2 = F c b mw s i nφC 0 S φ 

( 1 7 )より

b rnw= C 2 / ( F c S i nφC 0 S φ) 

フランジ区間のフランジと中段筋の各付着力の釣合いから

(F c -F mc) b mf t f = C 2 1 mf 

ただし、 FC ， F mc :フランジの両端部応力(圧縮を正、 Fcが部材端側)

。フランジ負担せん断力 Qmf

フランジにおけるモーメントの釣合いから

フランジの最外筋位置まわり

Qrnf 1 mf= (Fc -Fmc) bmft f 2/2  

フランジの図心まわり

Q m f 1 mf = C 2 1 mf t f /2 

したがって

Qm!=C2 tf /2  

Oフランジ区間の中段筋における職方向力の釣合い

( 1 6 ) 

( 1 7 ) 

( 1 8 ) 

( 1 9 ) 

( 2 0 ) 

( 2 1 ) 

(σmmt 一σmm11 ) a m = C 21m! ( 2 2 ) 

ただし、 σmmtσmma フランジ区間の中段筋の両端部応力(引張を正、 σm:mtが部材

端侭~) ， a m は中段筋の断面積
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Oフランジ端を結ぶコンクリート斜材のモーメントの釣合い

Qmr(D/2-tr )/tanφ= F mc b m r t r (D -t r 

。ウェブ負担せん断力 Qmw

ウェブ材端でのQmwと付着力によるモーメントの釣合い

( 2 3 ) 

材端から (D/2-tr)/(2tanφ)の距離で、中段筋位置から (D/2-tf)

/2ほど圧縮縁よりの位置まわり

Qmw(D/2-t! )/(2tanφ=  (D/2-tr) 2 C2 / (2tanφ) 

したがって

Qmw= (D / 2 -t r ) C 2 

Oシステム負担軸力Nm と各軸方向応力との釣合い

Fc bm!tr-σmmt a m 十 C2 (D/2-tf )/tanφ=N m 

。Qm
(21)， (24)およびd=D-t!から

Qm = Qmf+ Qmw 

=βCz 

ただし、 β=d/2

。bm! 
(19)， (21)， (23)から QmfとFmcを消去し(1 )より

1-21m!=(D/2-t! )/tanφ 

の関係式を代入すると

bmt=Km 1Cz /(Fc tr) 

ただし、 Km={tr/2十、(1m/1) g} /d， g=D-2tr 
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2. 3. 3 アーチ機橋負担せん断力 QT

仮定v)から アーチ機構における最外筋および中段筋の応力 σt11 tσtmt 引張を

正)は、実応力から最タト筋，中段筋各システムの軸筋応力を差し引いたものとなる。すな

わち 、

σL~ t. =-dHtσ 自由t 二二 σ匝8Cσ11 Cσ15 S S 一び 118 

σt m tニ σmtσmmt ニ σIn!l一 σmms

ただし 、σ届 t 最外筋引張端の実応力(引張を正)

σs c ，σ8 S 最タト筋。)フランジ区間端部の実応力(圧縮を正、 σ15Cが部材端側)

σrnt，σm s 中段筋σ)フランジ区間両端部の実応力(引張を正、 σmtが音s材端恨u) 

。アーチ機構の負担軸力 NT と各軸方向の力の釣合

2σ tst a8 +σtmt a m十 NT =Fc bt1X1 C 0 S2θ1 

十 Fc bt2X2 C 0 S2θ2 

ただし、 bt1，bt2 1次アーチ斜材， 2次アーチ斜材の幅

仮定 V ) l V i )から

b t 1ニ b-bllf-bmf， bt2ニ bmf-bmw

( 2 8 ) 

( 2 9 ) 

( 3 0 ) 

以下では (3 0 )の左辺を SNという記号で表し、 SNをC1 ， C 2 で表すことにする 。

まず、 σSs tσmmt をC1 ， C 2で表す。 (9) ， (14)から Q8 fを消去すると

(σs s Cσ8  S也) a. 8 二 (lllf-KII 1)C1 (31) 

(13) - (10)から 2σ88 tを求め、 ( 6 )から bllf(=b!lw)を、 ( 3 1 )から

(σ6 S Cσ881> a自を消去し、 ( 2 )より

1 -2 lllfニ g//ta.nφの関係式を代入すると

2σ11 S t a sニ {tf/ (sinφC0 Sφ) + 2-( 1 - 1 11 f) -K 11 1 } C 1 -N 11 

また、 (25) ， (27)から bmfを消去し、 ( 1 )より

--21m fニ (D//2-tf) / t anφ 

の関係式を代入すると

σrumt am (Km 十 1-2 1 mf) C2 -Nm 

( 3 2 ) 

( 3 3 ) 

したがって、 SN中の σt8 tσtmt に (28)， (29)を代入し、さらに、 ( 3 2 ) ， 

( 3 3 )を代入すると
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左辺 SN=2σ11t a 11 十 σmta m 

{tf/ (sinφC 0 s φ) 十 2 (l-ll1f) -KII 1} C1 

( K m 1 + 1 -2 1 mf) C Z 十 N

ただし、 N:部材全体の軸力(=N 11 十 Nrn +NT 

次に、釣合式 (3 0 )の右辺を ta nθ1で表すことにする 。

仮定の v)，vi)， (3)から X1，Xz， tanθ2を消去すると

右辺=Fcbt1 (D-1 tanθ1 )/ (1+tan2θ 1 ) 

十 Fc bt2(D-1tanθ1 -t f )/ { 1十(t a nθ1 -tf/ 1)2 

ここで、 N1=Fc bt1D， N2ニ Fc bt2D， x=tanθ 入= 1 /D. 

ρ=  t fパ， tf'=tf/D， 

g 1 = ( 1一入 x) / ( 1十 X 2 ) 

g 2 ( 1一入 x-tf' )/ {1+ (x-ρ) 2 } 

と置くと、釣合式(3 0 )は以下のような形になる。

SN=N1 gl 十 N2 g 2 

。アーチ機構の負担せん断力QT

( 3 4 ) 

( 3 5 ) 

( 3 6 ) 

1次アーチ斜材および2次アーチ斜材の負担せん断力をそれぞれQTl. QT2と置き、

QTをtanθ1で表す。

QT = QTl + QT2 

=Fc bt1X1 C 0 S θ1 S i nθ1 +Fc bt2X2 COS θz S i nθ2 

=Fc bt1X1 C 0 S2θ1 t a nθ1 +Fc bt2X2 cos2θ 2 t a nθ2 

=Fc bt1 (D-1 t anθ1 ) t a nθ1 / ( 1十 ta n 2θ1 

+ F c b t 2 ( D - 1 t a onθ1 -tf )(tanθl-tf/l) 

/ { 1十(t a nθl-tf/1)2 } 

=N1 gl X 十 Nzg2 (x-ρ) 

14 -
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2. 3.4 最外筋、中段筋両システムを結び付ける軸筋の軸方向変形量の算定

。 最外筋の軸方向の変形量ム 1.について

O σ. t ，σB Cが弾性範聞の場合

ム1 • = { (σ. t一σ..) (1-I.f) 一 (σ 圃圃 +σ .C) l.f}/(2E.) 

ただし、 E圃 最外筋の弾性係数

ム 1.を σBtとC1 で表すことにする。 (38)の関係式を用いて σ.• ，σ.cを消去す

ると

ム1B = ( 2σB t一 (σBB t +σ. B B 

一 { (σB B t 十 σ圃園田 ) + (σ1 B CσBI.)} lBf/1J 1/(2EB) 

ところで、 (10) ， (31)から各()内はすべて C1 で表すことができるので、

ム1B = { 2σB t a回一 (I-KB l.f) C1 } 1/(2E. a.) ( 38) 

O σ1 t ，σB Cが降伏点、σ田yの場合

事由筋の付着破壊はないものと仮定しているので、区間内の軸筋応力は弾性範囲で応力勾

配が存在し、ム 1B は(3 8 )となる。

。中段筋の軸方向の変形量ム 1m について

O σmt，σm 置が弾性範囲の場合

ム1m = { (σmt +σmB) 1 mf十 σm.(1-21mf) }/Em 

ただし、 Emは中段筋の弾性係数である。ム 1mをσmtとC2 で表す。

( 2 9 )から σmBを求め、上式に代入し、 ( 2 2 )を用いると

ム1m = { (σmt a m - 1 m f ( 1 -1 mf/ 1 ) C 2 } 1 / ( E m a m 

O σmtが降伏点、σmy，σmBが弾性の場合

( 3 9 ) 

この場合(3 9 )式が成立するが、 σm.が-σmy(圧縮降伏)の場合は材中央部で塑性

変形するので、 ( 3 9 )は成立しない。
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。最外筋と中段筋の材端応力 σ.t ，σmtの関係

仮定 i) a)からム 1.ム 1m と置くと

と置き整理すると

nσmt a • 2σ 田ta.- (l-K. l.f) C1 十 nγ 1mf ( 1 -1 mf/ 1 ) C 2 

ただし、 n=2E固 /Em，γ=a./am 

しかし、 σ •t ，σ. c ，σmtがすべて弾性範聞の場合は

仮定 i) b)から

σmt/Em = (σ.t一σ.c)/(2E.) 

( 4 0 ) 

上式の両辺を (2E.a. )倍して(28)の関係式を用いて σ.cを消去し、 ( 1 0 )を

用いると

nσmt a. 2σ. t a回一 (σIIlIt+σ11 • c a • 

=2σIIt a 11 一 (l-KII)lC1 ( 4 1 ) 
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2.4 全せん断力 Q(=Q目十 Qm 十 QT )の算定

。軸筋がすべて弾性範囲の場合

(40). (41)の2つの条件式から軸筋端部応力 σ11t ， σmtを消去し、 ( 1 6 )か

らC2 をC1 で表すと、(ご1 が軸力 Nと無関係に次のように定まる。

(ご1 ニ Co / {KII (l-lsf) l/ (nγ1 mf) / ( 1 - 1 mf) 十 1} ( 4 2 ) 

この場合Q11 • Qm は (15) ， (26)から一定値となるので、下界定理から残る

QTがx (二ta nθ1 )に関して極値となる条件

d (~T 〆/ dx ニ O ( 4 3 ) 

を満足する xを求める このxを(3 7 )に代入し QTを求め、ついでQを求める 。

ただし、 ( 4 3 )を満足する xは、ニュートン法により解析的に求める。

。中段筋および最外筋の一方、あるいは両方とも降伏する場合

QはC1 の関数であるので、下界定理から与えられた軸力Nに対して Qが極値となる条

件

dQ/dC1 =0 (44) 

を満足する C1 を求めれば、 Qが求められる。さらに軸筋の応力状態に応じて以下の場合

を考える 。

O中段筋は弾性範囲で引張最外筋が材端で引張降伏する場合

( 4 0 )が成立するので、 σ11tをσ11Yと置き、 σmtを(3 6 )のSNに代入すれば、釣

合式(3 6 )は、 xとC1 の関係式となる。

O中段筋、最外筋とも材端で引張降伏する場合

( 4 0 )が成立するので、 σ11tをσ8Y、σmtをσmyと置くと、帯筋は弾性範囲となり、

( 4 0 )はCoとC1 の関係式となる 。これより Coについて解き、 ( 3 6 )のSNに代

入すれば、釣合式(3 6 )は、 xとC1 の関係式となる 。

O中段筋は弾性範囲で圧縮最外筋が材端で圧縮降伏する場合

( 3 8 )のム 111 とσ11tとの関係の代わりに、ム 111 と σ11Cとの関係を求める。また、

( 4 0 )についても同様とする 。そこで、 σ11Cを σ11Yと置き、 σmtを(3 6 )のSNに代

入すれば、釣合式(3 6 )は、 xとC1 の関係式となる。

O中段筋、最外筋とも圧縮降伏する場合
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これは、相当に高軸力の場合であるので、省くことにする 。

( 4 4 )を満足する C1 を求めるためには、まず、釣合式 (3 6 )を満足する xに関す

る4次方程式を解かなければならない。そこで、以下に述べるようにニュ ートン法を用い

て解析的に求めることにした。

まず、 ( 3 6 )について

F ( x )ニ SN-N1 gl -Nz gz 

と置く 。与えられた軸力 Nに対して C1 の初期値C10を仮定し、 F (x) ニ Oを満足す

るxを求める 。xを求めるために、 xの初期値 Xo を仮定して

SN， N1 ， Nz ， gl ， gz ， dg1 //dx， dgz / dx  

を求め、

F (X) ， dF  (X) / dx  (=-N1 dg1 / dx-Nz dgz / dx) 

を求める 。そして、 F/ (dF/dx)の絶対値が仮定した制限値以下になれば，

F (X) = 0を満足したものとみなす。また、満足しないならば、

XO  -F/  (dF/ dx) 

をあらためて xの初期値として計算し直す。仮定した初期値C10に対して F=Oを満足す

るxが求まると、次に、解析的に(4 4 )を満足する C1 をを求める 。xは前述のように

C1 の関数であるから、準備計算として (3 6 )から dx/ dC1 を求めておく 。 (3 6 ) 

の両辺を C1 で微分して dx/ dC1 について解くと

dx/ dC1 (dSN/ dx-dN1 //dC1 gl --dNz / dxgz 

/ (N1 dg1 / dx十 Nzdgz / dx) 

また、

d2 gl / dx2 、 d2 g 2 / d X.2 、 d
2 x/ dC1 2 

も求めておく 。次に、 ( 4 4 )を満足する C1 を求める 。 (3 7 )より、

dQT /dC1 ， d2 QT / dC1 2 

を求めておく。ついで、

dQ/ dC1 =dQII /dC1 十 dQm//dC1 十 dQT/ dC1 

=α 十 β (dCo/dC1 --1)十 dQT/ dC1 

d2 Q/dC1 2 ニ β(d
2 Co / dC1 2 )十 d

2 QT / dC1 2 

を求め、
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(dQ/dC1 ) / (d2 Q/dC1 2 ) 

の絶対値が仮定した制限値以下になれば、仮定した初期値C10が(4 4 )を満足したもの

と考える。満足しない場合には、

C 10一(d Q/  d C 1 ) / ( d 2 Q/  d C 1 2 ) 

を新しいC1 の初期値として、初めにもどり、 xから計算し直す。(44)を満足する

C1 が求まれば、せん断力 Qを計算することができる。

さて、与えられた斡力に対して軸筋がどの応力状態にあるかということを、前もって知

っておかなければならない。このためには、各応力状態の境界の軸力を求めておく必要が

ある。ただし、境界の軸力は領域として存在し、この領域では軸力Nを与えるだけで、せ

ん断力 Qを算定できる。軸筋の各応力状態に相当する軸力領域の境界では、 C1 ， N 1 

N2および (34)のSNの軸カNを除く項は等しいにかかわらず、 QTが極値をとる x

が各軸力領域で異なり、一定値をとるからである。
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3.解析結果

せん断圧縮破壊型のせん断耐力に対して、中段筋とコンクリート間の付着を考慮した場

合と考慮しない場合(文献4)の解析結果を比較して、両評価方法に顕著な差がみられな

かった。そこで、以下では本解析方法による場合について終局せん断耐力 Qと軸力Nの関

係、およびPm Pt Pw 入(=1 /D) の影響について検討する。解析例を図 2~

図7に示す。

0軸力 Nの影響(図 2) 

同ーの Pm Pt Pwλ において、軸筋が弾性である軸力範囲ではNの大きさにか

かわらずせん断耐力は一定である 。軸筋が降伏するような軸力範囲ではNの影響が顕著で

ある。

O中段筋比 Pm の影響(図 2~図 4 ) 

同ーの Pt Pw 入において、輸筋が弾性である軸力範囲では Pmが大きくなるほど

せん断耐力はやや低下するが、その傾向はPt が大きくなるほど顕著でなくなる 。また、

この軸力範囲は Pmが大きくなるほど拡大する。しかし、軸筋が降伏するような軸力範囲

では逆に Pmが増すほど同一軸力で顕著にせん断耐力が高くなる 。

0引張り鉄筋比Pt の影響(図ち)

同ーの Pm PW 入において、 Ptが大きくなるほど同一軸力でせん断耐力は大きく

なるが、帯筋の降伏で頭打ちとなる。しかし、頭打ちの斡力範囲は拡大する 。

0帯筋比Pwの影響(図6) 

同ーの Pm Pt 入において、 PWが大きくなるほど同一軸力でせん断耐力は大きく

なるが、軸筋の降伏により頭打ちとなる。

0スパンせい比入の影響(図7) 

同ーの Pm Pt Pwにおいて、入が大きくなるほど同一軸カでせん断耐力は小さく

なる。また、せん断耐力が頭打ちとなる軸力範囲は縮小する。
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4.結論

以上の解析結果、次のようなことがわかった。

1 )中段筋とコンクリート問の付着を考慮した本解析結果と考慮、しない場合(文献4)と

の比較からせん断圧縮破壊型のせん断耐力に対して、両評価方法に顕著な差はみられない。

2 )中段筋が存在しでも、中段筋が降伏しない軸力範囲では、その軸力範囲は拡大するが、

せん断耐力はやや低下するだけで、引張り鉄筋比が大きくなるほど多段でないものと大き

な差はみられない。

また、軸筋の引張りまたは圧縮降伏する軸力範囲では、中段筋が軸応力と曲げ応力を負

担して、同一軸力では、多段でないものよりせん断耐力は高くなる 。

参考文献

1 )加藤勉，称原良一:鉄骨鉄筋コンクリ ート部材の耐力，日本建築学会論文報告集

第 266号.昭和53年 4月，pp.19-29

2 )称原良一，加藤勉:鉄筋コンクリート耐震壁の終局耐力，日本コンクリ -ト工学協会

RC構造のせん断問題に対する解析的研究に関するコロキウム論文集、 1982. 6， p p. 41-4 8 

3)称原良一，加藤勉:鉄筋コンクリ-ト部材の耐力(圧力場理論の適用) ，白木建築学会

大会学術講演梗概集，昭和53年 9月， PP.1731-1732 

4)琴原真一，原田哲夫:鉄筋コンクリ -ト多段配筋柱のせん断挙動について，日本建築字

会中国-九州支部研究報告，第 7号・1構造系，昭和62年 3月，pp.273-276
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第3章 多段配筋短柱のせん断耐力実用評価式
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1 .序

前章では、中段筋とコンクリート聞の付着を考慮した解析モデルによって、柱のせん断

耐力評価を行った。その結果、中段筋が最外筋とともに降伏する場合、中段筋がない場合

より耐力が高まることがわかった 。しかし、中段筋が降伏しない場合、中段筋がない場合

よりやや耐力が低くなる程度で、両者の耐力に大きな差はみられなかった かまた、耐力評

価方法は複雑で実用に供しにくかった 。

そこで、本章では中段筋とコンクリートとの付着を無視して中段筋は斡筋としての効果

のみ考えることにより、評価法を容易にして前章より実用的なせん断耐力評価式を導く 。

まず、中段筋がない場合と耐力に大きな差がみられなかった中段筋が降伏しない場合グ)耐

力評価式を導き、次に中段筋が最外筋とともに降伏する場合を導く のただし、木-卒グ)解析

モデルでは、アーチ斜材とトラス斜材を便宜的に別々の断面とした前章の均合と宍.なり、

両斜材応力が降伏条件を満足するように同一断面内で重ね合されるものとする わ

また、上記の耐力評価はコンクリートの圧縮で決まるせん断圧縮破壊塑が対象であるが、

その破壊は斜張力ひびわれの先行が前提である のしかし、斜張力ひびわれが先行しても、

既存建物で帯筋が少ない場合や軸力が非常に高い場合のょっに、斜張力ひびわれ耐力がせ

ん断圧壊時耐力より高い場合は、斜張力破壊となる ο そこで、斜張力破湊時の耐力評価法

についても提示する。

置:26-



三.せん;モjij正細目J~J宍時せん断 !j実用評価式(車由筋の降伏 しない場合)

じ L'.~ diに判筋ぴ)降伏か否かに関係なく共通事項として、2.1節に解析モデルと解析仮

定.之‘ 21むから 2.4節にトラ ス機梢などの革本式を述べる.

2. 解析モデ/レと解析似定

解析())対象tt民 1 (a.)に示すように逆対称、の曲げを受ける対称配筋矩形断面柱である 0

7j: た、 I -t~ J立筋 Lí科事lb ( こを~I:P して いみものとュζえる 。

解!万モデ l~ (土、 ;ィij(t))のトラス機構と[ヨ J(c)σ)アーチ機構の 2つからなる のた

だL、iイィ/!{;'， ~:i;~ /) ~ ~ ~ i :γジ)l~J I: (fi1をもっ第 2完j'(J)モデルと -宍な り、両機構は同 一断面に存在し、

谷似必グ)コシク :)ー トネ:j付jJtiJが降伏条件を満足するよう に重ね合せられるものとする ο

三、プ，‘ i~ ~ ~ロ ;均七: ~: \ 'ì i f)-.tヒのためにn(i21あの効果のみを考え、 コンクリートとの付着 fJを:考えな

~ I 他(こ、 ;、lトの ことをも反;ι寸る
i )トラ ス機硝におけるこ}ンクリート の圧結束材の材軸とのなす角度φはせん断補強筋係

以ψわ し r)wσ w v / ( ]，/ (プ日)、 F)w ご 司 w /(bx))ぴ)大きさでJ央ま るものとし、詳細は?を

〉ー ‘'砂

1・1¥正 f、• .，.ー

i i )ア ーチ斜材グ)コンクリ← トj応力 σ4はコンクリート圧縮強度に仮定 ii i )の有効係数 ν

をと応Lたものからト ラス機惜の圧縮束材の応力 Cσtを差引いた残余の応力とする 。た

だL、Iibi)必力の材輸となす角度 θとφは異なるが、これは文献 1)に示されるように安全

似IJ())仮定である 。

i i i)コン クリート圧縮強度に有効係数 νを導入し，場合に応じて下式の中間値または下限

ú~{ 0) v iずオしかを用いる 1) 2 ) 

νニ 0，8 ---σB /2000 (主に(実験1lf{との比較に用いる 。)

;え たじ、 Lノニ 0，7 ._-C; B / 2 () 0 0 (主に設計に用いる (， ) 

i v) 心~:泊以降伏状態.を(反定し 、中段筋，最外筋は降伏しないものと仮定する ，

『，，
I
n
/』
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2. 2 トラス機構の基本式

。部材帥と「宵交方向のカの釣合い
Vtニ b.it.PWσw cotφ 

両辺を (νσDb D )で除して無次元化すると

V i .J t 1ψw cot φ ( 1 ) ， 

ただ L、V t-=-V t // N 0 ， N 0νσB  b D，ψw P wσw /σBe， j tl=j t /D 

ここで、 cot φはψWyに応じて j欠のイ直を用いる。

cot φ =-2 ψ Wy 三五 O. 2) 

ニイ(] //ψwy -1 ) ( o. 2 ~玉 ψwy 三五 O. ラ)

= ] ψ引き O. 5，ψwy-O. ちとする 。)

つ コンクリ ート束応力 cσ をと σwの関係
c σtニ(1十 cot2φ )p wσw 

これはコンクリ ート束応力，せん断補強筋応力，および最外筋の付着力からなる力の三角

形から求められる 。無次元化すると

C σt /(νσB ) = kψw 

ただし、 k= 1十 cot2φ

O 部材動方向の力の釣合い

( 2 ) 

Nt十T十Tm 冒Cc十 cCt (3) 

ただし、 T= a. t σt 引張りを正とする。)， Tm =amσ m (引張りを正とする の)、

8 C C 二 at σc (圧縮を正とする 。)， cCt =bjt Pwσw cot2φ 

O 最外筋における斡方向力と付着カ B。の釣合い

T十 sCc=Bo (=bLpwσw cot φ (  4 ) 

ただし、右辺のカッコ内は式(2 )と同じ力の三角形から求められる 。また、 Lの部分は

厳密には、 L-2dc cotφ = L - ( D -j t ) cot φであるが、一般の柱では第2項は

第 1項に比べて非常に小さいと考えられるので、実用化から第 1項のみを考えるの

式 (3). (4)から 11C C 、またはTを消去すると、

ηt = -2 q t -q me十 Alψw

ηt 二 2q c -q me十 A2ψw

ただし、 ηt=Nt /No ， qt =at σt /No ， qc =at σc /N 0 

q me = a mσm /N 0 ，入 =し/D.

-29 -
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A1 (j tl cot φ十入 )cotφ，A2 (jtl cot φ一入) cot φ 

2. 3 アーチ機構の基本式

O 部材軸と直交方向の力の釣合い

V a c σa b (D-L tanθ)cos θsinθ 

無次元化すると、

V a c σa / (νσB) .Bz (6) 

ただし、 V a 二 Va/No ，z= tanθ ，B = ( 1 -入 z) / ( 1十 Z 2 ) 

O 部材斡方向の力の釣合い

Na ニ Ca

ニ
Cσa b (D-L tanθcos2θ 

無次元化すると、

η a 二二 C σ a/(  ν σ B).B (7) 

ただし、 ηa=Na /No 

2.4 トラス機構十アーチ機構の基本式

解析仮定ii )より

c σa ニ νσB c σt 

式(2 )より

C σa / (νσB ) = 1 -kψw 

O 部材軸と直交方向の力の釣合い

V 二 Vt十 Va

無次元化すると、式 (1)， (6)， (8)から

V = V t 十 V a

j t 1ψw co t φ+ (1 -kψw ) B z 

ただし、 V = V /N  0 

O 部材軸方向の力の釣合い

N = N t十 Na

( 8 ) 

( 9 ) 

無次元化すると、式(ラ )， (7) ， (8) 、または式(ち')， (7) ， (8)から

η=ηt 十 ηa

自 30-



:.2 q t --q me十 Alψw ー( 1 -kψw B ( 1 0 ) 

三qc ーqrn e十A2ψw 十 ( 1 --kψw B ( 1 0 ' ) 

ただL、ヴ ニ N，/N 0 

乙 5 申 ~ uñ が降伏ない渇合グ)せん断耐力評価式

仮定 iv)から、び y C)mv， σwyを最タト筋 ，中段筋，帯筋の降伏点応力とすれば、

./ 

σ 1.. ー σv 、 σIfl ぴ IIJY 、 σc '，，-σyσ '1'1' σwy 

式 (C)). (lU)じっさのようになる 。

I J一 三(1t 一 q lJJ e ~' A l ψWy 十 r B 

( 1 1 ) 

( 1 2 ) 

v ~. ) 1.1ψwy cotφ γr B z 

ただし、 cニー 1_. kψ¥V Y ， ψWy二 PWσWy/(ν σB

式(1 2 )にむしhて、特定0)η:を与えると (-2Clt --qme) とz (ただし、 Bは z0)関

数)以災以関係にある 、そこで 、 (-2CJt， -qme)をz(7)関数と考える 。同時に式(1 

1)ぴ)vもzグ)関数となる 。V をZで微分 し、y(l)zに関する極値をとる と，

y ーム r (- Z 2. '-:2 入 Z 十 1 ) / ( 1 十 Z 2 ) 2 

ここで 、y --()と置さ、 zについて解くと

z --~ (入 2 十 1) --入 (この時、B二 1/2) 

これを式 (11)， (J2)に代入 して整理すると

V ニ J t 1ψ wy CO t φ十 r(イ(入 2 十 1)一入)/2 ( 1 3 ) 

17 = --:2斗 t -- q me十 A1ψ wy十 r/2 ( 1 4 ) 

式(1 3 )の適用でき る軸力比 ηの下限値 773 は、式(1 4 )において，

σr く:σyσmぐ:びmyか ら

7 J 3 _.ηO 十A1ψ wy十 C// 2 

ただし、 ηO ニ--2 q - q m ， qニ Pt σy / (νσ B ) ， qm =Pmσmy/(νσB ) 

つぎに、 17の上限値 IJ 4 の算定には式(1 0 t )を用いる 。前述の σw 二 σwyとBニ 1// 2 

を与えると 、式(1 0 t )はつぎのようになる 。

庁 -:- :.2 qぐ ーー <l川<! --l¥ 2 ψwv→-r_/ 2 ( 1 5 ) 

ー 、.ー ー

'-~亡 、 s σc ¥¥σP σm '.-- σmvから

η4 二一 ηO 十 j¥.2 ψwyァ r//2

必

ι
E
t
q
J
 



以上をせん断設計で一般に用いられるせん断力の形で表すとつぎのよ うになる ひこの式

は軸力および中段筋量と無関係となり、文献 1)の指針式と 一致する 、

V sc= b j t P wσWy cot φ十 tanθ( 1 -β) b D νσ 日 /2

ここに、 ν:コンクリート圧縮強度の有効係数

ν=  0.8 -σB /2000 (中間値)

または、 νニ 0.7-σB /2000 (下限値)

ta nθ ニイ ((L/D)2 +1)ーし//D 

cot φの値は次式による値のうち最小のものとする 。

cot φニ Mi n [ 2.0， j t /(D tan θ) ，{ ( (νσB / (p wσWy) --1.0)1 

βニ(1十 cot2φ )P wσWy/(νσB ) 

各記号の定義は次のとおりである 。

σB コンクリート圧縮強度， σwy せん断補強筋の降伏点，

b 柱幅 .Jt.中段筋以外の主筋間距離， D :柱断面の全せい， L:柱の内法，

θ:アーチ機構の部材軸に対する角度，

φ:トラス機織におけるコンクリート圧縮束のき{)材斡に対する角度，

β:コンクリート圧縮力のトラス機構の負担率.

Pw せん断補強筋比 (=aw/(bs)， aw 一組のせん断補強筋断面積 s せん

断禰強筋間隔)

ただし、 PwσwyがνσB/2を越える場合は、 PWσWyニ レ σB//2とする “

上式0)適用軸カ範囲は以下のようになり、中段筋量がさちくなるほど適用範囲は拡大する ο

N3 くNく N4

ただし、

N3=-2at σy -a mσmy十 b (j t cot φ十 L) cot φPwσwy 

+ ( 1 -β) b D νσB ，/2 

N 4 2 a t σy 十 amσ my十 b (j t cot φーし )cotφPwσ Vo.'Y 

十(1 -β) b D νσB /2 

-~~2 



3.せん断圧縮破壊時せん断力実用評価式(軸筋の降伏を考慮)

車由筋が降伏する場合の解析モデルおよび解析仮定，トラス機構，アーチ機構，トラス機

織+ア チ機構の基本式は 2. 1節から 2.4節で述べている。ただし、 2. 1節の仮定

iv)の巾で、 「中段筋，最外筋は降伏しないものと仮定する。」項を外す。以下では、軸

力比の小さい)11&に、車出筋の応力状態に応じた軸力比領域を設けて、耐力評価式を導く。

。伊j!)QT (ηO 手;η三三 η ただし、 ηoη1は後述する。)

この特力比符j或では、 σT 二 σyσm σmy， σcσyσw  = 0 

で、アーチ機構のみとなり、式 (9) ， (10)はつぎのようになる。

v-=Bz ( 1 6 ) 

η=ηO 十 B ( 1 7 ) 

ただし、 ηo=-2q-qm， q=Pt σy /(νσB ) ， q m 二 Pmσmy/(νσB ) 

式(1 7 )において、特定の ηを与えれば、 Zが定まる 。式(1 7 )を Zについて解き、

式(1 6 )に代入して整理すると

V ニ{{(入 2-4 (η -ηo ) (η 一ηo-1 ))一入 }/2

式(1 8 )は、中心(v c ，ηc ) ，半径Roの円となる 。

ただし、 vc二一 λ/2，ηc 二 ηO 十 1/2，Ro= イ(入 2十 1))/ 2 

( 1 8 ) 

式(1 8 )の適用できる ηの下限値は、 v::三Oより、 ηO となるので，適用できる ηの範

囲は

ηO E三η豆η1 (ただし、 η1は領域Eで示す。)

0領域 II(η1 ~ η 壬 η2 ただし、 η1 ・ η2 は後述する。

この領域では、 σtσyσmσmyI I σc 1:豆σy， 0豆σwE玉σwy

式 (9)， (10)はつぎのようになる 。

v = j t 1ψw cot φ十 (1-kψw) Bz (19) 

η=ηo + A 1ψw十 (1-kψw) B (20) 

式(2 0 )において、特定のηを与えると ψwとZは従属関係となるので、 Zをψwの関

数と考える 。したがって式(1 9 )において、 Vはψ曹の関数となる。以下では、式(2 

o )を満足し、式(1 9 )のvが極値を持つ ψwを求める。式(1 9 )を ψwで微分する。

v = j tl cot φ-kBz十 (1-kψw )(B -z十 z-B ) 

-33 -



ただし， B -は式(6 )のただし書きから求められる 。

B-= 入Z2 -2 z一入) z -/ ( 1十Z2 ) 2 

また、 z は式(2 0 )を ψwで微分して求める。

O=A1 -kB十 (1-kψw ) B -

Z (A1 -kB) ・(1十Z2 ) 2 /'{(l-kψw ) (入 Z2 --2 z一入)) 

これらを v の式に代入し、整理すると

v = j t 1 cot φ-A1 Z+  {k( 1-入 Z)-A1 ( 1十 Z2 ))・(1 - 入z) / 

(入 Z 2 - 2 Z一入)

ここで、 v-=oと置き、整理し、 Zについて解くと、解 Z 1 はつぎのようになる 。

al Z2 -2b1 Z-Cl ニ O

Z 1 イ(b 1 2十 a1 C 1 )十 b1 }/al (21) 

ただし、 a1 = j t 1 cot φ入十 A1十k入2， b 1 = j t 1 CO t φ-A 1入十 k入，

C 1 = j t 1 cot φ入十 A1-k， 

ところで、式(2 1 )は Z 1 が軸力比 ηに無関係であることを示している のZ 1 を式(2 

o )に代入すると、特定の ηに対して ψwがつぎのように求められる 。
ψw 二 (η 一ηo-B1 )/( A1 -kB1 ) 

ただし， B 1 = ( 1一入 Z1 ) / ( 1十Z1 2 

以上の Z1ψwを式(1 9 )に代入して、整理すると、

v = { ( j t 1 cot φ-kB1 Zl )/( Al -kB1 )}(η -ηH ) + V H 

ただし、 VH =j tl cot φ//k，ηH ニ ηO 十Al/k

式(2 3 )は、 ψwyに無関係な点(V H ，ηH )を通る直線となる れ

( 2 3 )式の適用できる η の範囲は、 O~σw 豆 σwy と式( 2 2 )から

η<玉η三玉 η2 (ただ.し、 ηηO  十B1 ， η2ηO  十Al ψWy十rB 1 

r=l-kψW ~r ) 

0領域 ill(η2壬η三三 η3 ただし、 η3は2. ち節に既述)

この領域では、 σtσyσmσmy， σc <玉 σyσwσwy

式 (9)， (10)はつぎのようになる。

V = j t 1ψwy co t φ十 rBz

η=ηo 十 AlψWy十 rB

-~~4 -

( 2 2 ) 

( 2 3 ) 

( 2 4 ) 

( 2ラ)



パ (2弓)において、特定グ)7}を与えると zが定まる 。 Z について解き、式(2 4 )に代

人すると

V二 .J t. 1ψwv C 0 tφ 十(イ(( r入)ヌ -4 (η-7} 0 - A 1ψw y ) (η-ηo -A 1ψWy 

- r ) ) ---1"入 1/2 (26) 

式(2 G )は、中心 (V c • ?Jc )、半径Rの円となる 。

ただし、 vc .-:. J t 1ψwv cotφ -r入/2.77c ηO 十 Alψwy十 r//2.R.=rRo 

式 (2 G )グ)迎用でさるヴの範凶は、つぎのようになる 。

17 /. ト，J/ 1/ J ただし、 7}J ~ヰ領域 IV で示す 。 )

( ) BO j~りに IV ( η1  ヴエ-'l/ 4 

この従ゆえにつし:ては、すでに 2. 弓節で述べたので、省略する の

心待ltD~V ( 17 4 トヴ三-7/う，ただし、 η5 については後述する 。

この領域では、 sび〈 一二 σy σm 一σmy1σt 三三 σy σwσWy 

パ(り)， (1()')はっさ.のようになる 。

V .J t 1ψW)・ cotφ +rBz

I} ニニ - 170 TAz ψ w y '1 r B 

(三 7) 

( 2 8 ) 

式(:2 8 )において、特定ρ)η を与えると Z が定まる の Z について解き、式(2 7 )に代

入すると

V -J t. 1ψwy co t φ十 {4 ( ( r入 )2 -4( 77十 ηo -A 2ψw y ) (η 十 ηo -A 2ψwy 

，-r ) )-r入 }/2 (29) 

式(2 9 )は、 L{:心(V c ， 1} c ) ，半径Rの円となる 。

ただし、 V(:ぷ Jt 1ψw， C 0 t φ-1~ 入 // 2 ， ηc - 7) 0 十 A2ψwy十 r/2， 

Fi二二 r it O 

式(2 9 )の適用できる ηの範囲は、次の条件である O

7} 4 ~三 η 壬 7} ぢ (ただし、上限値ηーは領域VIで示す。

広
J
q
J
 



0領域VI( 77 5 豆 η 三:::77 6 ただし、 7)5 ， 77 6 は後述する の

この領域では、 E σC ニ σyσm二一 σmYIσt. 三 σy ， 0 "-、 σw ょ σWy

式 (9)， (10')はつぎのようになる h

V = J t 1ψw cot φ十 (1 -kψw) Bz (30) 

ηηO十 A2ψw十 (1 -kψ w) B (3J) 

式(3 1 )において、特定のηを与える とψwとZは従属関係となるので、 Zをψwの関

数と考える 。したがって式(3 0 )の Vはψwの関数と なる 。以下では、式(3 1 )を満

足し、 vが極値を持つ ψwを求める 。式(3 0 )を ψwで微分する け

v = j t 1 cot φ-kBz十 (1 -kψw )(B -z十 z-B ) (弓 2)

ただし， B -= 入Z2 -2 z一入)z -/ ( 1十Z2 ) 2 

ここで、式(3 1 )を ψwで微分し、 z を求めるの

O=A2 -kB十 (1-kψw ) B -

Z (A2 -kB) ・(1十 Z2) 2//{(1-kψw ) (入 Z2 --2 z -入

これを式(3 2 )に代入し 、整理すると

v = j t. 1 cot φ-A2 Z十 {k ( 1一入z) --A 2 ( 1十Z2 )}・ (1一入z) 

(入 Z 2 --2 z一入)

ここで、 v =0と置き、整理し 、Zについて解くと 、解 Z 2 はつぎのようになる 、

a2 Z2 -2b2 Z-C2二 O

Z 2 ーイ( b 2 2十 a2 C 2 ) 十 b2} /a2 ( 3 3 ) 

ただし、 a2 ニ jt 1 cotφ 入十A2 十k入2， b 2 = j t 1 COt.φ -A2入...I-k入，

C 2 = j t 1 cotφ 入十A2 -k， 

ところで、式(3 3 )は Z2 が軸力比 ηに無関係であることを示しているやZ2 を式(3 

1 )に代入すると、特定の ηに対して ψwがつぎのよ うに求められる 。

ψw = (η 十 ηo -B2 )/( A2 -kB2 ) 

ただし， B2 = (1一入Z2 ) / ( 1十Z2 2 

以上の Z2ψwを式(3 0 )に代入して、整理すると、

v={(j tl cot φ-kB2 Z2 )/( A2 --kB2 )} (η 一η L ) + v H 

ただし、 V H = j t 1 cot φ/k，ηL =-770十A2/k

( 3 4 ) 

( 3ラ)

式(3 5 )は、 ψWyに無関係な点(V H ， 77 L )を通る直線となる 。式(3 5 )の適用で

きる ηの範囲は、 O三五 σw 玉σWyと式(3 4 )から
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η5 <三 η三三 η6 (ただし、 η5 一 ηO 十A2ψ Wy十 rB 2 ， η6 二 一 ηo 十 B2 ) 

0領域VTI(η6 Cη5 η7 ただし、 η7は後述する。)

この領域では、 8 (プ cσyσmσmy.σt 一σyσw 0， c σt = 0 

で、アーチ機構のみとなり、式 (9) ， (10-)はつぎのようになる。

v=Bz 

η一一.'/ 0 十日

( 3 6 ) 

( 3 7 ) 

( 3 7 )式において、特定の ηを与えれば、 Zが定まる。ここで、式(3 7 )を Zについ

て解さ、式(3 6 )に代入して整理すると

V ~-=: {{ (入 2-4 (η 十 ηo ) (η 十 ηo - 1 ))一入}/2 ( 3 8 ) 

式(3 8 )は、中心(v c .ηc ) ，半径Rの円を表す。

ただ し、 V c λ/2，ηc 一ηO 十 1/2，R=Ro 

式 (3 8 )の適用できる ηの上限値 η7は、 V 詮 Oより， η7ηO十 1.したがって

η 6 三三 η 三三 η 7 

4.釣合いせん断補強筋係数ψb を考慮した一般式

前節において、最大のせん断力を負担できる η 領域 IV を含む m~v の各領域では、必ず

せん断補強筋が降伏することを前提としていた。これは、せん断補強筋量に比して主筋量

が多いか、または、せん断スパン比が相対的に小さい場合に生じる。この条件は次のよう

にしてえられる 。

η4η3 三2q m 

2. 5節の η-4 η3 を代入して整理すると

ψwy三玉 ψb (=2q/(入 cotφ) 1釣合せん断補強筋係数と呼ぶ。

しかし、せん断補強筋量に比して主筋量が少ないか、または、せん断スパン比が相対的に

大きい場合は、必ず主筋の降伏が先行し、せん断補強筋の降伏は有り得ない。この場合、

3節の境界軸力比η2~η5 と領域 m~v のせん断力 v 中の ψWy を ψb に置き換えればよ

い。そこで、 3節の式を一般化するためにすべての ψwyをψwに置き換え、 ψwを以下の

ように与える 。

ψWy~ψb ならば、 ψwψwy

ψwy詮 ψbならば、 ψwψb
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ただし、 ψb を求めるためには、まず、 ψWyによって cotφを決めておく必要がめる 。

以下に、一般化した各η領域と、各領域のせん断耐力の一覧を示す。

せん断耐力一覧

領域1( ηO 三五 η三三 η1 ) 

v = {((入 2-4 (η-ηo ) (η-ηo - 1 ))一入 }/2

領域II( η1 三三η三三 η2) 

v={(j tl cot φ-kB1 Zl )/(A1 -kB1 )}(η -'70 -A1 ，/k) 

+ j tl cot φ/k 

領域ill( η2 壬η三五 η3) 

v = J t 1ψw cot φ十{(( ( r入)2 -4 (η -770 -A1ψ w ) (η -ηo -A 1ψw 

-r))-r入)/2 

領域IV( η3 玉η三三 η4) 

v = j t 1ψw cot φ十{((入 2十 1)一入} r / 2 

領域V(η4 三三 η三玉 η5) 

v = j tlψw cot φ十(イ(( r入)2 -4 (η 十ηo-A 2ψw ) (η +ηo -A2ψw 

-r))-r入}/2

領域VI( η5 三五 η豆η6 ) 

v={(j t.l cot φ-kB2 Z2 )/ (A2一-kB2)}(η 十 η。-Az/k)

十 jtl cot φ/k  

領域vn( η6 2三η三三 η7) 
v = {((入 2-4 (η+ηo ) (η 十 ηo--1 ))一入}/2 

各記号の定義は次のとおっである。

ηo =-2q-qm η7ηO十 1， 

ηηo十 B1 η6 一ηO 十 B2

η2ηO十 A1ψw十 rB 1 η5ηO十A2ψw 十 rB 2 

η3ηo十 A1ψw十 r/2， η4二一 ηo + A 2ψw 十 r/ 2， 

Al (jt1 cot φ+入)cotφ. A2 (j t1 cot φ-λ)cot φ， 

B1 ( 1一入 Z1 ) / ( 1十 Z1 2 ) B2 ( 1一入 Z2 ) / ( 1十 Z2 2 ) 
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/1 4(}>12寸 ;11 ('1 )+b1 }/a1 ， Zz {--{(bz 2十 a2Cz )+bz }/aZ ， 

;L 1 .i i 1 cotφ 入 i A 1 十 k入2 a z 二 jt 1 cot φ入十Az 十k入2

i) 1 j t '[ C 0 tφ -八1入寸 k入 bzニ jt1 cotφ -Az入十k入，

(' 1 ー ) t"[ じolφ 入 A1 -k， Cz ニ jt 1 cotφ 入十Az - k 

(;olφ -2 ψwy.:.五O.2) 

l
aL
 

、，pas
・，

'JAw-
ψ'10') 1) (0. 2 -~~ ψWy ;: 0 ラ)

( () • ち ψ¥"¥ry ， ψW)・=O. ちとおく の)

ψwψw  Y 1/)帆y ψυ 

ψ:>ψW九 ψυ

ψυ ー- ~ (l /' (入 colψ)‘rι1--hψw ， kニ]十 col2φ，

11一、 ;¥ 0 (メ:事iBJj) ， V ニ V /N O (V :せん断力)

(1 Pt (}y 〆 「プ也 e，<-1!T. ニ Vm びmy/σ!3e， ψwyニ Pw σW y ，/~ σ B e ， 

;)， t / ( b D) ， P m土 日 rn /(bD) ， Pw =aw /(b x) 

行、 Cfmy ，σWy 中段筋以外グ)主筋 ，中段筋，せん断補強筋の各降伏点，

ごtnI a w 中段筋以外0)主筋 ，中段筋， 一組のせん断補強筋の各断面積，

() !'行 ー- νσ Ll ・ ?¥o :.." σ口令bD

σ日 :コンクリ ー ト圧縮強j玄

ν : コン ク リ ー ト正絹 ~sd支の有効係数

ν 二 O.8-σfl //2000 主に実験値と の比較に使用)

7 --σ日 / :2000 主に設計に使用)

t 1で ，Jl ，-' 1) ， 入-ー し 〆D

b， D， j t ， L， X 住の桁 ，全せい，中段筋以外の主筋間距離，柱の内法寸法，

せん断補強筋間隔

φ， 0 :ト ラス， アーチの各機構におけるコンクリート斜材の部材軸に対する角度，

又 telnθ

ハu
d

q
t
u
 



ち.解析結果

図2に解析結果を示す。縦軸に軸力を νσBb Dで無次元化した軸力比 ηを，横軸にせ

ん断力を νσBb Dで無次元化したせん断力係数 V を理論的上限が O. 5となるよ うに

j t 1で除したものをとっている 。実線が入 =2の場合の，点、線は終局曲げ耐力時(入 ∞)

を示す。以下に諸元を示す。

Pt =1.27%， P m = 0， 1. 2 7%  ， p w = O. 7 ?/6， ] • 4 (l，(; ， 

σy =3600kgf/cm2 ， σmy=3600kgf/cm2 ， σWy二 30 0 0 kg f / c m 2 • 

σB =20 Okgf/cm2 ， j tlニ O. 7宮， C 0 t φ=2 

車由筋が降伏しない軸力領域 η3..........η4では、中段筋がなく軸筋が降伏しない場合。)I帝1fj 

と同じ耐力を示している 。しかし、その軸力領域は拡大している 。また、その領域グ)耐 t]

は帯筋比を大きくすることで大きくできる 。

軸筋が降伏する車自力領域例えばηη3では、同一軸力で、中段筋が存配すると耐力

も増大することがわかる 。 しかし、帯筋比の効果は、軸力領域 η3η4 での効果を と ru~

としている 。
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6.斜張力破壊時せん断力 VDT 

V DTの推定には、文献 3)の主応力度式とほぼ同様の下式を用いる 。ただし、中段筋が

斜張力ひぴわれの発生位置と考えられる部材せいの ]/2位置に存在する場合でも、文献

3 )で採用した有効幅be (柱幅bから中段筋部分を差引いたもの)を用いず、簡略化の

ために柱幅bを用いた。

V DT=イ (σt (σt 十 σo )) b j DT  

ヲ.. ~ /....，. 

<...ー(..... V'-、

σt =1. 8~(σB )コンクリートの引張り強度

σo =N/Ae 平均軸応力度

j DTニ 1e / S e コンクリートの全断面を有効とした場合の応力中心距離

各記号の定義は次のとおりである 。

σB コンクリートの圧縮強度，

b 柱幅，

N: 車由力，

Ae 部材断面の等価断面積(ただし、ヤング係数比を 10とした。)• 

1 e コンクリート全断面を有効とした場合の部材軸に関する等価断面 2次モーメント，

Se 部材軸より片側の部材斡に関する等価断面 1<欠モーメント 。

ただし、後述(第6章)の図6(a)， (b)ではVDTをνσBb j t で無次元化してい

るが、 jt は中段筋以外の主筋間距離(図 1参照)である 。

自 4:2
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第4章 多段配筋短柱の水平加力実験概要
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1、序

本章では、第3章の理論を検証するために行った計 1ラO体に及ぶ短柱に関する実験的

研究について、それの前半的内容としての試験体計画、使用した材料、および加力測定方

法などを説明している。 1ラO体に及ぶ試験体の変数としては、柱の形状と寸法、作用車由

力のレベル、最外軸筋と中段筋の各量、せん断補強筋量、各使用材料の強度などが取り上

げられる。

2、実験概要

2. 1 試験体について

実験は以下で述べる各シリーズに分かれる。まず試験体の概要を述べる 。試験休は逆対

称曲げモーメントを受ける連続ばり形式である。以下では無帯筋の場合と帯筋のある場合

にわけで述べる。

無帯筋の場合、加力点にはり型のないものが3ち体、はり型のあるものが42体で総数

は77体である。断面はすべて 20cmX20cmの正方形である O せん断スパン比は 6

2体が 1. 0であり、 1ち体が 1.与 ~3. 0である。引張り圧縮両鉄筋にはD1 0， D 

1 3またはD1 6を使用し、引張り鉄筋比は O. 6 3 ち %~2. 99% (ただし多段のも

のは 1. 99%が上限である。)である。中段筋にも D10，D13またはD1 6を使用

し、中段筋比は 0%~2. 49%である。コンクリ-ト強度は 201~272kg / cm

2 である。軸力比は 69 体が O で、 8 体が約 1/10~1/3 である 。

帯筋のある場合、 加力点、にはり型のないものが 28体、はり型のあるものが47体で

総数は 75体である。断面は 69休が 20cmX20cmの正方形であり、 6休が 28c

mX28cmである。せん断スパン比はち l体が 1. 0であり、 24休が 1.ち ~2. 0 

である。引張り圧縮両鉄筋にはD10，D13またはD1 6を使用し、鉄筋比は 0.3ち

3%'"'"'1.27%である。中段筋にも D10，D13またはD1 6を使用し、中段筋比は

o %~ 1. 9 1 %である。帯筋には4.2φ 、6φ または 9φ を用い、帯筋比は O. 2 2 

4%'"'"'1.203%である。コンクリ-ト強度は 173~2 ラ 6kg/cm 2 である。軸

力比は 72 体が約 1/10~1/3 で、 3 体が O である。

各試験体の諸元およびコンクリ-ト強度を表 1に、また、鉄筋の機械的性質を表2に示

す。また代表的な配筋図(以下で述べる Iシリーズ)を図 1(a)， (b)に示す。
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表 1 試験体リスト(a ) 

3 4 5 

serles Spocl bXO(clII) 加terll!ost lntermed 1 ate Reln. Rat io Concrete Axlal Force 
lIens . d(CR1) Rel n. Rat 10 Reln.Ratlo o( H∞ps Strength (Rat 10) at 
， a/O a t/bO(~) am/bO(X) aw/bx(X) (kg/clII' ) Hax.load(ton) 

1122A 0.535(3-010) 0713{{4410OO) } } 0.248 215 10.8(0.126) 
11228 0.5353({34・0100)) 0.713(4・01 (2-4.2'・5伽繍) 226 9.25{100.1052) ) 

時芸 20 x20 0.71 ・01 1.070(6・01 206 9.5(0.11 
，17.5 0.357(2-010) 1.070(6-010) 1叩 11.5(0.151) 

1113B ，1.5 0.357(2-010) 1.070(6-010) 195 10.3(0.132) 
1114A 0.357(2-010 1.430(8-010) 173 10.5(0.152) 
1114B 0.357(2-010) 1.430(8・010) 185 10.2(0.138) 

A1 1115A o 3577((22-D100) ) 1.7788((110-D100) } 207 9.87{(00.13187) ) 

晴存 0.357(2-01 1.78(10・01 177 9. HO.1 
0.713(4・010)0.357(2・010) 228 12.2(0.134) 

1131B 0.713(4・010)0.357(2-010) 218 14.5(0.1関)
1141A 0.891 (5-010) 0.357(2・010) 1邸 10.2(0.137) 
11418 0.891 (5-010) 0.357(2・010) 176 8.9(0.126) 
1151A 1. 070(6-010) 0.357(2-010) 237 10.5{0.111) 
1151B 1.070(6・010)0.357(2・010) 226 9. 2{0. 102) 

S1 0.713(4・010)0.357(2-010) 1伺 9.5(0.119) 
S3 20 x20 1. 070(6・010)0.357(2-010) 0.248 1関 10.8(0.136) 
S4 ，17.5 0.357(2・010)1.070(6・010)(2-4.2州5伽n) 201 10.3(0.128) 
S5 ，1.0 0.3577((22 -D10) 1.430(8-0100) ) 1拘 11.33{(00.12429) ) 

但 部 0.357(2-010) 1.78(10・01 199 10.3(0.1 
L 1 0.713(4・010)0.357(2-010) 1担 13.7(0.178) 
L3 20 X20 1. 070(6・010)0.357(2-010) 0.248 192 10.9(0. 142) 
L4 .17.5 0.357(2・010)1.070(6・010)(2-4.2.・50欄) 201 11.3(0.141) 
L5 ，2.0 0.33557(2-D10) ) 1.430(8-010) 192 132{(0.172) ) 
l6 0.357(2・010 1.78(10-010) 192 12.0(0. 156 

H1 0.713(4・010)0.178(1・010) 201 0.0 
H3 20 x20 0.713(4-010) 0.535((3・010)) 0.0 201 
H4 ，17.5 0.713(4-010 0.713(4-010 201 

81 間 ，1.0 0.713(4・010)1.070(6・010) 201 
H8 0.713(4・010)1. 78(10・010) 201 
附 0.7133((44・0100)) 0.0 201 
H10 0.713(4-01 1. 430(8・P10) 201 
1011 20 x20 0.713(4・010)1.430(8・010)0.248(2・4.2.) 201 0.0 

82 142 .17.5 0.7133((44・D100)) 1.43的OD(I88-01則R 0.49卯6{{2246.2)6) 201 
W4 1.0 0.71 ・01 L 430(8-01 0.4 ・6 201 
H1 
2D .17X2.0 5 0.71133(( 4・010)1.430(8・01 201 

関 H2 0.713(4・010)1.430(8・010)0.0 201 14.1 (0.175) 
N3 .1.0 O. 713(4-010) 1.430(8・010) 201 20.4(0.254 
N4 0.713(4・010)1.430(8・010) 201 29.9(0.372) 

22 0.995(2-016) 0.995(2・016)0.0 232 0.0 
23 20 x20 1.49(3・016) 232 
24 ，17...5 1.伺49((45・0166)) 232 

日ト .1. 0 2. ・01 232 
1.49(3・016) 0.0 0.0 232 0.0 

31 0.498(1・，1>16) 234 
32 0.995(2・016) 234 
33 1.49(3・016) 234 
34 1.9499({54・0166)) 234 

サト 2.49(5-01 234 
C 1.99(4・016) 0.0 0.0 234 0.0 
41 0.498(1・016) 234 
42 0.995(2・016) 234 
42H 0.995(2-016 234 
43 1.49(3・016) 234 
44 1.99(4・016 235 
44H 1. 99(4・016) 235 
440 1.9499((45・0166)) 235 

器二
2.49(5-01 235 

2.49(5・016) 0.0 0.0 235 0.0 
2.99(6・016) 0.0 0.0 235 0.0 

A-O 20 x20 0.995(2・016)0.0 0.0 272 0.0 
A-1 .17.5 0.498(1・016) 272 

01 A-2 .1.0 0.995(2・016) 272 
A-3 1.49(3・016) 272 
A-4 l.j9( 4-016) 272 L-ーーーー・
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表 1 試験休リスト(b ) 

2 3 4 5 

serles Specl bXO(cm) Outermost ) nterlled 1 ale Rein. Rat 10 Concrete Axlal Force 
lIens ， d(clR) Rel n. Ratlo Rein.Ratio of HOODS Stre刊th (Rat i 0) at 
，a/O at/bO(X) am/bO(X) aW/bx(X) (kg/ClI!2 ) Hax. Load( ton) 

8-2 
20 x20 
0.995(2・016)0.995(2-0113) 0.0 

22772 2 
。。

02 8-3 
，17.5 

1.49(3・016)
8-4 

，1.0 1.99(4-016) 272 
03 C-2 1.49(3・016) 0.635(2・013)0.0 243 0.0 
C-4 1.27(4-013) 243 

0・25 20 x20 0.995(2-016) 0.0 0.246(2・6.) 239 16.97(0.178) 
0-50 ，17.5 0.4928((22-6666) ) 239 16.530((00.1732) ) 

02 ・・27 5 5 
，1.0 0.73 239 16.40(0.17 

0.635(2-01:3) 0.246(2・6.) 239 16.45(0.172自3)} } 
2・50 043928((22・646)) 239 16086((0O .16 

23 ・・27 5 5 
0.738(2-6 239 16.56(0.17 

0.953(3・013)0.246(2・6.) 239 16.85(0.176) 
3・50 0.4928((22-6666) ) 239 16263((00.16780) ) 
133・7了5 0.73 239 16.03(0.1 

1.27(4・013) 0.246(2・6.) 239 16.26(0.170) 
4・50 0.49328((22・646)) 239 16.461((00.1729) ) 

おト 0.7 ・6 239 16.11(0.16 
1.91(6・013) 0.246(2-6') 239 16.55(0.173) 

6・75 0.738(2・6.) 239 16.05(0.168) 

A-O・120 x20 1. 27(4・013) 0.0 0.390(2-6，) 256 13.05(0.127) 
A-O・3 ，17.5 。。 1.047(4-6') 256 14. 6J(0. 143) 
A-2・1 ，1:0 0.635(2・013)0.3叩(2・6，) 256 14. 46(0.141) 

F1 A-2・2 0.635 (2・013)0.683(4・6') 256 13.76(0.134) 
A-2・3 0.635(2・013)1.047(4・6.) 256 13. 13(0. 128) 
A-4・1 1.277((44・0133)) 0.3叩47((24・6666)) 256 130765((001247) ) 
A-4・3 1.2 ・01 1.0 256 13.76(0.13 
B・0-1 20 x20 1.27(4-013) 0.0 0.390(2-6.) 256 15.08(0.147) 

F2 B-2・2 ，17.5 0.635(2-01:3) 0.683(4・6*) 256 13.31 (0.130)1 
B-4・1 ，2.0 1.277((44・0133)) 0.3叩47((24・6664)) 256 14.501((00.1425) ) 
B・4・3 1.2 ・01 1.0 256 13.81 (0.13 
H-O・128 x28 1.02(4-016) 0.0 0.602 (2・9') 252 33.45(0.169) 
H-0-2 ，23.3 0.0 1.203(4・9.) 252 

F3 H-2-1 ，1.0 0.508(2・016)0.602(2-9.) 252 33.62(0.170 
H-2・2 0.508(2・016)1.203(4・9.) 252 34.24(0.173 
H-4・1 1.02(4・016) 0.602(2・9.) 252 33.08(0.167 
H-4・2 '.02(4・016) 1.203(4・9.) 252 ね.03(0.167

1・1 20 x20 1.27(4・013) 0.318(1・013)0.0 225 0.0 
1・2 ，17.5 0.635(2・01:3) 226 
1-3 ，1.0 0.95T3(』(3・0313)) 226 

'-4 1.27(4-01 226 
2・0 20 x20 1.27(4-013) 0.0 0.0 226 。。
2-2 ，17.5 06375(4 (2-D13) 227 
2・4 1.5 1.27(4-013) 227 
3・0 20 x20 1.27(4-013) 0.0 0.0 228 0.0 

G 3-' ，17.5 0.318(1・013) 228 
3-3 ，2.0 0.953(3J313) 1 229 
3・4 1.27(4-01 229 
4・0 20 x20 1.27(4・013) 0.0 0.0 229 0.0 
4・2 ，17.5 0.6375(4(2・01313)) 229 
4-4 2.5 1.2 ・0 230 
5・0 20 x20 1.27(4・013) 0.0 0.0 230 0.0 
5・1 ，17.5 O. 318( 1・013) 230 
5-2 ，3.0 0.635(2・01:3) 230 
5・3 0.953(3・013) 231 
5・4 1. 27(4-0'3) 23' 

A-O 0.635(2・013)0.0 0.0 206 0.0 
A-2 0.635 (2-01.3) 210 
A-3 20 x20 0.953(3・01:3) 210 

AB--0 A 
，17.5 1.27(4-013) 213 
，1.0 0.953(3・013)0.0 0.0 213 0.0 

B-2 0.635(2-013) 220 
H 8-3 0.9573(4(3-D313) ) 220 

~・-41 1.2 ・01 223 
1.27(4・013) 0.318(1・013)0.0 223 0.0 

C-2 0.635(2・013) 223 
C-3 0.953(3・013) 223 
C-4 1.27(4・013) 223 
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表 1 試験体リスト(c ) 

2 3 4 

ser 1 es Spec 1-bxO(cm) 加termost lntermediate Rein. Ratio Concrete Axial Force 

mens ，d(cm) Re i n. Rat io Rein.Ratio of Hoops Stre吋th (Ratlo) at 

.a/O at/bO(覧) am/bO(%) aw/bx(X) (kg/cm2 ) 刊aX.load(ton)

A-O 1.27(4-013) 0.0 0.0 251 28.2(0.281) 

A-2 0.635(2・013) 251 27.8(0.277) 
A-4 20 x20 1.271((64-0133) ) 251 27.5(0.274) 

r-r-o-
，17.5 1.9 ・01 251 27.9(0.278) 
.1.0 

00..0 635(2・013)
0.224 246 228 76(0.280) 

8・2 (2・6同11伽l1li) 246 .4(0.289) 

8-4 1.2H4・0133)) 246 28.3(0.288) 

~ 士e『2- 6: 51 (6-01 251 
28?1tm 

00. .2・013)
0.447 240 2287.. 282) 
(2-6同55II11II) 240 294) 

C-4 1.27(4・013) 240 28.1 (0. 293) 

除手-
1.91(6・013) 240 28.4(0.296) I 
0.0 0.665 229 27.8(0.303) 

0-2 0.635(2・013)(2-6伸37mm) 234 28.4(0.303) 

0-4 1.27(4・D133)) 234 28.0潟(0.299) 
中ト

1.91(6・01 234 21 .2925i ) 。。 0.895 222 28. O{O. 31 
[-2 0.635(2・013)(4-6伸55""，，) 222 28.0(0.315) 
E -4 229 28.2(0.308) 

E-6 1.91(6・013) 229 28.0(0.306) 

表 2 鉄筋の機械的性質

Series a ~y Series a ~y E Ser 1 es a 。y
(cm2 ) (ko/cm2 ) (kg/CII2 ) (C1II2 ) (kg/cm2 ) (kg/cm2 ) (cm2 ) (kg/cm2 ) (kg/cm2 ) 

A1 010 0.713 3360 2.10X106 01、03 016 1的 3518 1.79x106 F3 016 1.99 3395 1. 98xl0・
A2 010 O. 713 2伺2 1.63x106 03 013 1.27 2510 1.68x10・ 9. 0.640 2633 1.85x10・
A1. A2 ( 2. 0.124 1976 2.25X106 

016 1.99 3395 1.98X106 G 013 1.27 3600 1.91X106 

81...s3 1)10 0.713 2840 1.96x106 013 1.27 2510 1.68X106 

82 1). 0.246 2833 2.18X106 6. 0.246 2512 2.06X10・ 013 1.27 3650 1.97xl06 

82 Il.2. 0.124 1976 2.25X10・
F1. F2 013 1.27 3665 1.87X106 013 1.27 3990 

C [)16 1伺 3680 1.87X10・ 6. 0.246 2512 2.06X106 6. 0.246 2512 2.06x106 
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図 1(a)代表的断面および帯筋配筋状態(1シリーズ)
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図 1(b)代表的配筋図(1シリーズ， c -4 ) 
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以下に各シリ ーズの主なねらいについて無帯筋の場合と帯筋のある場合にわけで述べる

無帯筋の場合

OB 1 シリ ー ズ( l\11 ~ MI0)

軸方向鉄筋に普通丸銅を用いた実験で中段筋がせん断耐力を著しく低下させる場合があ

ることを文献(研究報告)で報告した 。本シリ ーズは軸筋が異形の場合でもこの現象が起 !

こり得るのかを見ょうとするものである 。また、中段筋比 pmを密に変えて耐力の違いを l

連続的に見ょ うとするものである ο

OB3シリ ーズ(N 1 '~N 4 ) 

己1シリ ーズ中最もせん断耐力の低かったM8と同ーの断面に、事由力を与え、そして軸

力を変化させるとせん耐力がどのように変わるかを見ょうとするものである

C)C シリ ー ス (22~60)

中段筋と同じ軸方向鉄筋である引張り圧縮両鉄筋の量が B1シリーズと異なっても同様

な結巣となるかを見ょうとするものである 。

O D1 シリ ー ズ (AO '~C4)

本シリ ーては次のD2シリーズと同じ断面であるが、加力点にはり型を付けて、はり型

の有無による違いを見ょうとするものである 。

()D 2 シリ ー ズ (B2~B4)

本シリ ーズはCシリ ーズのうちで特異な破壊をした試験体の再現実験である。

OD3シリ ーズ((二2，""-C 4 ) 

本シリ ーズはD1シリ ーズより細い中段筋を使用して中段筋の太さを問題にしている。

O G シリ ー ズ (11~54)

本シリ ーズはせん断スパン比a/Dによる違いを見ょうとするものである 。

OHシリ ーズ (A0，¥C4) 

本シリ ーズ引張り圧縮両鉄筋にCシリーズのD1 6より細い D1 3を用いて引張り圧縮

両鉄筋の少ない範囲での中段筋の効果を見ようとしている。

0 1 シリ ー ズ (AO~A6 ) 

本シリ ーズは日シリーズのCl------C 4に一定軸力を与えたものである。また、様々に帯

筋比を交えた帯筋のある次の Iシリ ーズの基本となるものである。

帯筋のある場合
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OAlシリーズ(1 1 2 2 A~ 1 1 5 1 B) 

本シリーズは軸筋の配置による遠いを見ょうとするものである 。引張り圧縮両鉄筋比が

大きい場合に中段筋が少し存在する場合と、逆に引張り圧縮両鉄筋比が小さい場合でも中

段筋が多量にある場合、および両者の間に位置する場合について調べている 。

OA2 シリーズ (Sl~L6)

Alシリーズと同じ断面でせん断スパン比を変えたシリーズである 。

OB2 シリーズ (Wl~W4)

前章の B1シリーズで最もせん断耐力の低かったM8と同一断面の試験体に対して、帯

筋の効果を見ょうとするシリーズである。

OEシリーズ(0 -2 ラ ~6-75)

軸力を与え、中段筋比および帯筋比の組合わせを様々に変えたシリ ーズである 。

OFl シリーズ (AOl'~A43)

Eシリーズよりさらに多い帯筋の効果を見ょうとするシリ ーズである 。

OF2 シリーズ (BOl~B43)

F 1シリーズと同一断面でせん断スパン比を変えたシリーズである 。

OF3 シリーズ (HOl~H42)

他のシリーズより断面寸法を大きくしたシリーズである。

01 シリーズ (AO~E6)

F 1シリーズの軸力比をほぼ倍にした高軸力比に対して様々な中段筋と帯筋の効果を見

ょうとするシリーズである。
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2. 2 加力および測定方法

水平方向の加力形式はいずれも逆対称曲げを受ける大野式加力形式である。写真 1，図

2のようにアムスラ-型200ton万能試験機にH型鋼の反カビームを取付け、ビンま

たはローラーを介して載荷した。加力方法はいずれも一方向加力で相対部材角 1/480，

1/240，1/120，および 1/60・で一度除荷し、 1/48まで載荷した。軸力は

反力装置を介してち Otonで与えロードセルによって検力した。

水平力による試験区閣の相対変位を図3のようにゲージホルダーに取付けた電気式変位

計で測定した。また、鉄筋表面およびコンクリ-ト表面のひずみは電気抵抗式ひずみゲー

ジを貼付して測定した。一部の試験体には三方向ひずみゲージを埋め込み反曲点位置のコ

ンクリ-ト中のひずみを測定した。

lI!rJ同事、.

写真 1 加力装置
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図2 加力装置
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図3 相対変位測定装置
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第ラ章 多段配筋短柱の水平加力実験結果
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1 .序

本章は第4章の実験結果を述べる 。荷重一変位曲線，ひびわれ状況，および内部鉄筋の

ひずみ性状などについて全般的傾向を述べると共に 、全試験体の最大耐力および破壊モー

ドのまとめを行う。

2.実験結果

2. 1 破壊経過

以下では、無帯筋の場合と帯筋のある場合に分けて破壊経過をのべる 。

a )帯筋の存在しない場合

代表としてせん断スパン比を 1. 0から 3. 0まで変化させたGシリ ーズについて述べ、

他のシリーズで補足する。このシリーズはPt が1. 27%で斡力はない。図1、図2に

代表的な荷重一変位曲線とひびわれ図を示す。

O中段筋がない場合

まず a/Oにかかわらず材端に曲げひびわれが生じた。ただし、 Gシリ ーズ以外で引張

り鉄筋比がさらに大きい場合や高い軸力を与えた場合には曲げひぴわれが生じなかったり、

曲げひびわれがせん断ひびわれ発生後に生じた場合もある 。さらに高い荷重でスパンの・中

央よりの位置に曲げひびわれが生じた。

次に、せん断スパンの中央よりに生じた曲げひびわれがやや加力点方向に傾き、曲げせ

ん断ひびわれへと伸展した。 a/Oが大きいものはやや反曲点よりに曲げせん断ひびわれ

が生じた。曲げせん断ひびわれの部材軸とのなす角度はほぼ45度である。車出力のある場

合は45度より小さい。荷重の増加と共にしだいに加力点方向へ伸展した。

曲げせん断ひびわれの伸展途中で、引張り鉄筋近くに伸展方向と逆方向にダボ作用によ

るとみられる二次的なひびわれが生じた。 a//0が小さい場合、この二次的なひびわれは

引張り鉄筋に沿って徐々に伸展すると同時に、耐力も少しずつ上昇する。鉄筋に沿うひび

われが反曲点付近まで進むと反曲点、を越えて急に伸展し、一旦耐力低下した後、再び耐力

上昇をはじめ、加圧端でせん断圧縮破壊した。すなわち、付着ひびわれを伴うせん断圧縮

破壊である。軸力のある IシリーズのA-0 (図3)は曲げひびわれの伸展は少なく、曲

げせん断ひびわれと引張り鉄筋に沿うひびわれは生じないで、いきなり斜張力破壊した 。
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a/Dの大きい場合には上記の二次的なひびわれが生ずると同時に 、引張り鉄筋に沿っ

て急伸展し、急激に耐力低下した(せん断引張り破壊と呼ぶ。)。

0中段筋がある場合

中段筋が存在すると、引張り鉄筋に沿うひびわれはわずかに伸展しただけで止まる 。代

わりに、曲げひびわれが曲げせん断ひびわれに変わり始めた辺りから斜張力による二次的

なひびわれが発生し、反対の加圧端方向に対角線的に伸展する 。同時に、曲げせん断ひび

われも加圧端方向に伸展して、急激な耐力低下を生じた(斜張力破壊)。

a/Dが1. 0の場合、さらに中段筋が多いと上記の曲げせん断ひびわれや、引張り鉄

筋に沿うひびわれは生ぜず、いきなり対角線的に斜張力ひびわれが生じて急激に耐力低下

をした。軸力が存在する IシリーズのA-6 (図3)は先のA-Oと同様に斜張力破壊す

るが、やや耐力低下後、耐力をやや持ち直している 。これは、ひびわれを横切る中段筋が

軸力を負担し、急激な耐力低下を抑えているものと考えられる 。

a/Dが大きい場合では、中段筋が多いと、曲げせん断ひびわれが加圧端方向へ伸展す

ると同時に、反対方向に生じた斜張力ひびわれも一気に伸展した (a/D=3.0， Pm 

二 O. 6 3ラ%)。さらに中段筋が多いと、曲げひびわれが曲げせん断ひびわれに伸展せ

ず突然斜張力ひびわれの生じた (Pm=1.27%)。

b )帯筋が存在する場合

代表として Iシリーズについて述べる。 Iシリーズは a/D = 1. 0， P t = 1. 2 7 

%，軸力比=1/3である。また図3、図4に代表的な荷重一変位曲線とひびわれ図を示

す。比較のため、無帯筋のA-O，A-6も示した。

帯筋量が少ない場合、中段筋がない B-O，C-Oは、斜張力ひびわれが生じても、や

や耐力低下するだけで、斜張力ひびわれが生じた荷重まではやや耐力が持ち直している 。

多く中段筋が存在する C--6は斜張力ひびわれ直後やや耐力低下するがその荷重を越えて

ふたたび荷重上昇し、せん断圧縮破壊している。

帯筋量が多い場合も斜張力ひびわれは生じるが、あまり伸展しない。斜張力ひびわれに

よる耐力低下はほとんどなく、さらに荷重上昇してせん断圧縮破壊する。荷重上昇の途中

で曲げひびわれや曲げせん断ひびわれも生じている 。
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2. 2 鉄筋のひずみなど

図ラ，図6，図7にIシリーズの最外筋，中段筋，帯筋の材軸方向のひずみ分布の例を

示す。また、図8には中央の帯筋の、図9は最外筋の荷重一ひずみ関係を示す。

帯筋のないA-Q，A-6は共に斜張力破壊するまで最外筋とコンクリ -トとの付着が

健全である(図ち)。また、 A-6の中段筋のひずみ分布は斜張力破壊まで一定で、中段

筋は軸応力のみを負担している(図6)。しかし、帯筋が存在するが少ないC-6は最大

荷重になる手前から材中央での最外筋ひずみが大きくなり(図 5)、中段筋のひずみは斜

張力ひびわれが生じたあたりから材中央で大きくなり(図 6)、また、帯筋ひずみは、斜

張力ひびわれと同時に急激に増加している(図 7)。帯-筋の多いG-Qは、最外筋が引張

り降伏している(図 9)。

図 1Qは材中央の内部コンクリ-トに埋めこんだ三軸のひずみゲージから求めた主ひず

みの材軸とのなす角度を示している 。せん断力が零の時は O。であるが荷重が高くなるほ

ど大きくなり 220 -------230 で斜張力破壊している 。これは斜張力ひびわれの角度とほぼ

対応している。
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3. 最大荷重

表 1に最大荷重時せん断力 Qと破壊モードを示す。

3. 1 最大荷重とせん断スパン比の関係

図 11は帯筋・軸力のないGシリーズのせん断強度-せん断スパン比関係を示す。同ー

の中段筋量で、 a/Dが大きくなるほどせん断強度は低くなる傾向を示している 。しかし、

その度合は中段筋量が増すほど小さくなる傾向を示す。 a/Dがほぼ 2. 0より小さい場

合は中段筋が存在するほどせん断強度は低くなる傾向を示すが、 2. 0より大きい場合は

高くなる傾向を示す。

図12は同シリーズのせん断強度-中段筋比Pm関係を示す。a./Dが1. 0と1.ち

の場合とそれらより a/Dが大きい場合とで傾向が異なる 。a/Dが小さく中段筋量が少

ない場合は中段筋量が増すほどせん断強度も増す。しかし、ある中段筋量から中段筋量を

増すほどせん断強度は低下する傾向を示す。 a/Dが2. 。以上に大きくなると中段筋景

の全範囲で中段筋量を増すほどせん断強度は増す傾向を示す。そして、 a/Dの大小にか

かわらず中段筋量が多くなれば、せん断強度はある値に近づく傾向を示している 。
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表 1 最大せん断力と破壊型一覧

6 13 6 13 ⑥ 13 

serles Sp舵| Haxirul Failure 
lI!em Shear トlode
Force( ton) 

series Spec 1- 陶XIIOOIII Fallure 
lIens Shear Hode 
Force( ton) 

serles Specl・ 出川限JI!I Fa i lure 
鵬ns Shear "凶e
Force(ton) 

11221 8.57 D. T.→S. C. 
11221 7.87 (0. T. )S. C. 
11331 9.00 O. T. +S. C. 
11131 8.幻 O. T. 
11131 7.43 D. T. +S. C. 

8・2
77..∞ 17 O. T. 

回 8-3 D. T. 
8・4 9.46 O. T. 

03 CC--2 4 
7.56 D. T. 
6.88 D. T. 

A-O 13.87 O. T. 
A-2 11.89 O. T. 
A-4 12.37 D. T. 
A-6 11.67 D. T. 
8-0 13.83 O. T. 

11141 7.87 O. T. 
1114f 8.∞ D. T. +5. C. 

A1 11151 8.43 D. T. 
1115f 9.07 O. T. 
11311 9.57 F. T.→5. C. 
1131E 9.93 F. T.→5. C. 
114H 9.10 。T.
1141E 8.63 D. T. 
11511 9.77 D. T. 
115H 9.63 D. T. +S. C. 

51 10.67 D. T. +S. C. 
53 11.∞ O. T. 
54 9.67 O. T. 
55 10.ω D. T. +5. C. 

0・25 14.60 S. C. 
0・50 14. 13 5. C. 
0-75 13.65 S. C. 
2-25 11. 51 O. T. 
2・50 12.82 O. T. 
2・75 13.61 O. T.→S.C. 
3・25 11.62 O. T.→S.C. 
3・50 12.72 O. T. 
3-75 14.08 S. C. 
4・25 10.82 O. T. 
4・50 12.58 D. T.→S.C. 
4・75 12.96 D. T.→S.C. 
6・25 11.46 D. T. 
6・75 13.94 S. C. 

8-2 13.19 O. T.→S.C. 
8・4 12.96 O. T.→S. C. 
8-6 11.86 O. T.→S. C. 
c-o 14.23 D. T. 
C-2 13.旬 O. T→S. C. 
C-4 15.05 O. T.→S. C. 
C-6 14.80 O. T.→S. C. 
0・0 14.63 D. T.→S. C. 
0-2 14.69 O. T.→S. C 
0-4 14.89 O. T→S. C. 
0-6 14.46 D. T.→S. C. 
E-O 18.03 O. T.→S. C. 
[-2 17.12 O. T.→S. C. 
E -4 16.印 O. r.→S. c. : 
E-6 16.78 D. T.→S. C. 

A2 S6 10.67 D. T. 
11 6.78 5. C. 
l3 6.05 D. T. 
l4 6.19 F. T.→S. C. 
l5 6.43 F. T.→S. C. 
l6 6.36 F. T.→5. C. 

H1 9.50 D. T. +S. C. 
H3 8.12 O. T. 
H4 8.43 D. T. 

81 間 7.51 O. T. 
H8 7.82 0.1. 
附 8.却 F. T.→S.C. 
H10 5.65 D. T. 
¥011 10.20 D. T. 

B2 ¥0/2 10.42 F. T.→S.C. 
W4 11.04 S. C. 
Iff 8.26 D. T. 

A-O・1 14.32 S. C. 
A-O・3 17.34 S. C. 
A-2・1 14.80 S. C. 

F1 A-2・2 16.54 S. C. 
A-2-3 18.88 S. C. 
A-4・1 14.09 S. C. 
A-4・3 17.79 S. C. 
B・0-1 10.12 S. C. 

F2 8-2・2 11.58 F. C. 
8-4-1 11.お S. C. 
8-4・3 12.77 F. C. 
H-0-1 26. 70 S. C. 
"・0-2 31.43 S. C. 

F3 H-2・1 25.14 S. C. 
H-2・2 30.羽 S.C. 
H-4・1 26.関 S. C. 
H-4・2 28.58 S. C. 

Note) 
Fai lure Hode-S. C. :Shear Co伺pressionI 

S. T. :Shear Tension， D. T. :Diagonal Tension， 

F. T. :Flexural Tension，F.C. :Flexural Co伺presslon

83 N2 9.41 O. T. 
N3 9.95 O. T. 
H4 11.89 O. T. 

1-1 10.07 S. T. 
1・2 10.42 O. T. 
1-3 9.67 O. T. 

22 9.01 O. T. 
23 6.拘 D. T. 
24 8.53 O. T.→S.C. 
25 9.64 D. T.→S. C. 
30 11.53 5. C. 
31 7.40 D. T. 
32 8.42 O. T. 
33 9.66 D. T. 
34 9.87 O. T.→S.C. 
35 9.09 O. T.→S. C. 

C 40 11.44 S. C. 
41 7.98 O. T.→S. C. 
42 9.40 O. T.→S.C. 
42H 9.62 O. T. 
43 9.54 O. T.→5.C 
44 9.72 O. T→S. C. 

1・4 7.75 O. T. 
2・0 7.44 S. T. 
2-2 8.50 S. T. 
2・4 6.拘 O. T. 
3・0 5.10 S. T. 

G 3-1 5.67 S. T. 
3-3 6.23 O. T. 
3・4 5.50 D. T. 
4・0 4.29 S. T. 
4-2 5.29 O. T. 
4-4 5.25 O. T. 
5・0 3.79 S. T. 
5・1 4.02 O. T. 
5・2 5.02 D. T. 
5・3 5.31 O. T. 
5-4 5.58 O. T. 

44H 9.89 D. T. 
440 9.50 O. T.→S.C. 
45 9.09 O. T→S. C. 
50 12.41 S. C. 
60 1l. 75 S. C 

A-O 8.90 F. T. 
A-2 9. 77 D. T. 
A-3 7.47 D. T. 
A-4 7.ね D. T. 
8-0 9.73 S. T. 

A-O 11.23 S. C. 
A-1 12.48 S.C. 

01 A-2 11.82 O. T. 
A-3 7.66 O. T. 
A-4 8.34 D. T. 

8・2 8.27 D. T. 

" 8-3 8.40 D. T. 8-4 6.87 D. T. 
C-1 9.叩 S. T. 
C-2 9.83 S. T. 
C-3 9.77 S. T. + D. T. 
C-4 7.97 O.T. 
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3. 2 最大荷重と帯筋比の関係

図13は帯筋 ・軸力の存在する Iシリ ーズのせん断強度一帯筋比関係を示す。同ーの中

段筋比で、帯筋比が大きく なるほどせん断圧縮破壊型のせん断強度も大きくなることがわ

かる 。a/Dが大きいF2シリーズは引張り鉄筋降伏以前のせん断圧縮破壊型(B 41 )が、

帯筋比を増すこと(B43)で、引張り鉄筋降伏後の曲げ圧縮破壊型に変わっている 。

また、図 14はIシリ ーズのせん断強度-中段筋比関係を示す。同ーの帯筋比で中段筋比

が大きくなるほどせん断強度はやや低下する傾向を示すが、帯筋比に比べるとあまり影響

はみられない。ただし、軸筋が降伏しない場合である 。しかし、軸筋が降伏する場合は、

無帯筋で述べたよ うに中段筋量を増 ‘'-~之、高くなる 。
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3. 3 無帯筋グ)場合のせん断強度と Pt Pmの関係

帯筋・軸力ともない特殊な場合は Pt Pmの大小関係で複雑にせん断強度が変化する。

a) a./D=l. 0で軸力のない場合

Pt Pm とも小さい場合、引張り鉄筋が降伏し、 Pmが大きくなるほどせん断強度も

増す。しかし、さらに Pmが増すと、引張り鉄筋が降伏する前にせん断引張り破壊して、

中段筋を増しでもせん断強度はあまり変わらなくなる (Gシリーズ11)。さらに Pmが増

すと斜張力破壊を生じ、 Pm が増すほど、せん断強度は低下する (G シリーズ12~13)。

P tが大きい場合、 Pmが小さくても引張り鉄筋が降伏する前に斜張力破壊し、せん断

強度は大幅に低下する(cシリ ーズ31)。

b) a /Dが 1. 0より大きく軸力のない場合

Pt Pm とも大きい場合、 a/D= 1 .ちではa./D=lと同様、中段筋がせん断強

度にマイナスに働く (Gシリーズ24)が、 a/D=2.0では中段筋がせん断強度にほぼ

同等かややマイナスに働き (Gシリーズ34)、 a/Dが2. ち以上では常に中段筋がせん

断強度にプラスに働く (G シリーズ42 ， 44 ， 51~54) 。

c )斡力がある場合

a/D=l. 0， Pt小 Pm大で、軸力がない場合、中段筋のないものよりはるかに

低い耐力で斜張力破壊したもの(B 1シリーズH10 )と同じ断面で、車自力比を高くすると

斜張力破壊時せん断強度も高くなる(B 3 シリーズN1~N4)

P t が大きく軸力比約 1 / 3 で斜張力破壊した I シリーズの AO~A6は、 Pm が異なるが、

これらの耐力は Pmが増すとやや低下する傾向を示すが、大きく変わらない。
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4. 結論

中段筋が存在すると、引張り鉄筋に沿う付着ひびわれは抑制されるが、軸力がないにも

かかわらず、斜張力ひびわれが生じやすくなる 。帯筋が少ない場合は斜張力破壊を引起こ

しやすい。帯筋が存在すれば、斜張力ひびわれは生じるが、斜張力破壊は防止され、車由筋

が降伏以前のせん断圧縮破壊、または、軸筋が降伏後のせん断圧縮破壊または曲げ圧縮破

壊に変りうる。

軸力が低い場合、斜張力破壊時の耐力はせん断スパン比が小さいと、中段筋ない場合

(付着破壊を伴うせん断圧縮破壊)の耐力より低くなる場合がある 。逆に、せん断スパン

比が大きいと、中段筋がない場合の耐力(せん断引張り破壊)より高くなる 。また、車由力

が高くなるほど斜張力破壊時の耐力も高くなる 。

せん断圧縮破壊時の耐力は、車由筋が降伏しない場合は帯筋が多く存在するほど大きくな

るが、中段筋量にあまり影響されない。しかし、軸筋が降伏する場合は、中段筋量を増せ

ば高くなる。
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第 6章 多段配筋短柱のせん断耐力実用評価式の有効性
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1 .序

本章では、第3章の多段配筋短柱の実用的せん断耐力評価式を第ラ 章の実験結果と比較

して、評価式の有効性を示す。

2.せん断圧縮破壊時(軸筋降伏を考慮する場合)

計算値と実験値の比較は、第 3章~第4章の試験体のうち、帯筋を有するシリーズ、す

なわち Al，A2， E， Fl~F3 ， 1シリーズ計 84体と文献 1)の高強度材料を用い

た10体の計 94体に対して行っている 。筆者の行った前者のシリーズの試験体は bxD

が20 cm x 2 0 cm ( F 3のみ， 28cmx28cm)， L/D=2， 3，4， Pt はO. 3 5 

7%~1. 27%， Pm は 0~1.91% ， pw は O~l. 33%である 。コンクリート

圧縮強度は 17 3~3 0 6 kgf/cm2 ，主筋の降伏点は 290 2~3 9 90 f<gf/crn2 ，帯筋

の降伏点は 197 6~2 63 3kgf/cm2 である 。νを考えた軸力比が O. 1 48~O. 5 

2ラ (ν を考えなければ O. 102~O. 340)である 。

文献 1)の試験体はbxDが 20cmx20cm，L/D=2， Pt ， Pm はともに]. 2 

7%(4-D13)， Pwは0.604%(D6)を標準に O. 302%~1. 778% 

である。コンクリート圧縮強度はち 82 kg f Icm2 ， D 1 3， D 6の降伏点は 73 5 0 kgf I 

cm2 ， 8 6 3 0 kgf Icm2 である。 νを考えた軸力比が O. 766を標準にしてo，，"-- 1 .ち
3 (ν を考えなければO. 390 を標準にして O~O. 779)である 。

計算値Vc a 1 をνσBb Dで無次元化し横軸に、または実験値Ve x.p をνσB b Dで無

次元化し縦軸にとりプロットしたものが，図 1である 。計算値はせん断圧縮破壊時のせん

断力を計算しているが、必ずしも実験結果はせん断圧縮破壊型とは限らないので、実験値

には破壊形式にかかわらず、最大値を採用し、破壊型を以下のように記号で区別した。計

算対象の曲げ降伏以前のせん断圧縮破壊はO印、曲げ降伏以後のせん断圧縮破壊は口印で

ある。また、計算の対象外の斜張力破壊はム印である O また、有効係数 νについては実験

値との比較のために下限値(O. 7-σB/2000)でなく中間値(O. 8-σB / 2 

000)を採用した。中間値を用いても実験値はほとんど計算値を上回って安全側となっ

ている 。νとして下限値を用いれば、さらに実験値が計算値を上回ることになる 。

ところで、高強度材料を用いた場合(黒抜き A・・ )、 10体中8休は実験値/計算値

がO. 983~1. 18の間にある。 2体ほど安全側ではあるが、実験値が計算値をはる
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かに上回るものがある 。1体 (A)は実験値/計算値が2. 2 9、νを考えた軸力比は 1. 

5 3 (ν を考えなければ0.779)と高軸力である 。計算上は圧縮鉄筋降伏後のせん断

破壊であるが、実験値と主応力度式による計算値との比が 1. 0 2であること、また、荷

重一変位曲線が最大耐力以降、急激に耐力低下していることから、高軸力で斜張力破壊し

たものと考えられる。

また、実験値/計算値が 1. 4 7で場合(圃)、 νを考えた軸力比は O. 766で標準

試験体と同じであるが、 Pwが約 1. 8%と大きい。しかし、計算上 νを考えたせん断補

強筋係数ψWyはO. ちで制限されている。さらに、釣合い強筋係数ψbはO.3 1 5であ

るから、計算に用いる ψwは圧縮鉄筋の降伏で決まる ψbとなる 。すなわち、計算上は圧

縮鉄筋と帯筋が降伏するせん断破壊になる。実験値と主応力度式との比較では 1. 9 7で

あり、斜張力破壊ではない。それでも、実験値が計算値より大幅に高いのは、高帯筋比に

よるコンクリートの拘束効果が考えられる 。拘束効果があれば、コンクリート強度の有効

係数を大きくすることができるものと考えられる 。そうすれば、高帯筋比に対して計算値

は実験値に近づけることができる 。
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3.せん断圧縮破壊時(軸筋降伏を考慮しない場合)

第 3，4章の実験結果(1 5 2休)と、文献2)で追加した試験体(8体)の中で、せ

ん断圧縮破壊が観察された 11 2体について、せん断圧縮破壊時荷重の実験値と計算値の

比較を行った 。ただし、曲げ降伏や付着破壊を伴うものも含まれている。

図2(a) ， (b)はそれぞれa/Dが1. 0の場合と 1. 0より大きい場合について、

実験値 V SC. exp と計算値 VSC.cal をνσB b j t で無次元化して比較したものである。

図より、実験備が計賃値を上回るものが多い。すなわち全体的には計算値は実験値を安全

側に評価している 。
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VSC. c‘1. 
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0.5-

0.3-

0.2-

O. 1 

O. 
O 0.1 0.2 0.3 O . ~ 0.5 

VSC. c‘1. 

VGB bjt 

(b) a/D>l. 0の場合

図2 V sc実験値と計算値の比較
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図3(a) ， (b)は中段筋比Pmを横軸に、 Vscの実験値と計算値の比を縦軸とした

ものである。 Vsc実験値と計算値の比が 1. 0以上の場合、軸力あり(口 3 ム)は軸力な

し (0，マ)にくらべてばらつきが小さく、軸力ありでは、第 5章でも示したようにVsc 

はPmにあまり影響されないといえる 。軸力なし(0，マ )では、中段筋がなく、引張り

鉄筋が降伏しないに実験値が計算値を大きく上回っているが、中段筋が存在すると、図

( a )の実線が示すように複雑な挙動をする 。すなわち、 車由力がない場合、 Vscは中段筋

の影響を大きく受けるといえる 。
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図3( a) V sc実験値/計算値と Pmの関係 (a/D=1.0)
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図4はa/Dを績軸にとり、 vscの実験値と計算値の比を縦軸としたものである。ただ

し、 a/Dが2. 0より大きい場合にプロットがないのは、帯筋および軸力がない場合で

斜張力破壊しているからである 。a/Dが 1.0'""2.0の範囲で多くの実験値が計算値

を上回っている 。a/Dが 1. 0の場合にばらつきが大きいが、平均的にみれば、実験値

と計算値の比は a，/Dに無関係と思われる 。a/Dが 1. 0で、計算値を極端に上回るも

のは前述したよ うに中段筋や軸力がなく、後述するように帯筋の少ない場合である。逆に

a 〆Dが 1. 0で、実験値が計算値を下回るものは、中段筋、帯筋とも多い場合(ム)に

もみられ、この中には bXDが28cmX28cmの準実大の試験体(他は 20cmX2

Ocm)が含まれることは問題である 。a//Dが 1. 0より大きい場合、ほとんどが軸力

ありであるが、計算値を下回るせん断圧壊の実験値はほとんどない。しかし、以下のせん

断圧壊以外の場合に最大耐力時せん断力がせん断圧壊の計算値を下回っている 。例えば、

a. // Dが2. 0で帯筋の多い場合は曲げ圧壊している 。また、以下の場合はせん断圧壊が

観察されないのでプロットされていない。帯筋が少なく中段筋のある場合で斜張力破壊し

た場合、また、 a/Dが2. ち以上で中段筋，帯筋，軸力ともない場合にせん断引張り破

壊した場合である 。

ところで、 a//Dが 1. 0より大きい場合、中段筋が存在しでも、帯筋と軸力が存在す

れば、ほとんどのVsc実験値は νの定数項を 0.8とした計算値を上回っており、有効係

数νの定数項を 0.8としてよいと思われる。 a/Dが 1. 0の場合の νの定数項につい

ては以下に述べる ，
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a/D = 1. 0について、帯筋比PWを横軸とし、実験値と計算値の比を縦軸としたの

が図ちである。帯筋が多い場合(ここでは Pwが約 O. 4 %以上)は、比較的よい対応を

示している。しかし、帯筋が少ない場合(ここでは Pwが約O. 2ち%以下)はばらつき

が大きい。中でも軸力，中段筋がなく Pt が大きく引張り降伏しない場合(x )は、実

験値と計算値の比が 1.ち 2~1. 55および 1. 64でとくに大きい。帯筋の少ない場

合のせん断伝達機構は、ほとんど、加圧端を直接結ぶアーチ機構によるものであるが、実

験からも曲げせん断ひびわれ後に引張り鉄筋に沿うひびわれが生じておりアーチ機構にな

っているものと考えられる。ここでアーチ斜材の応力がすべてコンクリート強度σBに達

していれば、すなわちコンクリートの有効強度係数 νが 1. 0であれば、実験値と計算値

の比は 1. 04~1. 12となる。また、安全性を考えて、 νの定数項を 1. 0としてコ

ンクリートによる強度の低減を考慮すれば、実験値と計算値の比は 1. 18.¥1. 2 7と

なる。ただし、中段筋・帯筋はないが軸力がある場合は斜張力破壊で、せん断圧壊は観察

されなかった。したがって、帯筋は少ないがせん断圧壊する中段筋のない場合は、 νの定

数項を 0.8でなく 1. 0としてもよいと考えられる。ただし、帯筋の多い場合は、引張

り鉄筋に沿うひびわれが少なく、アーチ機構よりトラス機構が支配的となり、実験値と計

算値の比較からも、定数項を O. 8にして置く必要があるものと思われる 。
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次に a./Dが1. 0で、帯筋・車出力はないが中段筋がある場合、前述のように斜張力破

壊で巌大耐力が決まることが多い。ここでは、 νの定数項を 0.8としても、いくつか

(中段筋のあるものの中の約 1割)は危険側となる 。前述のように、中段筋があって帯筋

と納力がない場合は破壊機構が複雑で、 νの定数項は、 Pt Pmの組合せによってほぼ

O.8 ~ ].O の問で複雑に変わるものと考えられるが、定数項の定量化は難しい 。

一方、中段筋は存在し帯筋はない場合で、軸力があれば、すべて斜張力破壊で最大耐力

が決まっているが、 σ。が最も大きい約 1/3σBの試験体を除き、 σOがそれより小さ

い場合は、耐力低下途中でせん断庄壊への移行がみられた 。この時の実験値と νの定数項

を0.8とした計算値との比は 1. 21~1. 39と高くなっている 。しかし、これらは

せん断圧壊移行後も急激な耐力低下をするので、安全性を考えれば、実験値と計算値の比

は大きくてもよいと思われる 。また、軸力の有無にかかわらず中段筋あり帯筋なしは特殊

な場合であり、現時点で νの定数項を 0.8としてほぼ安全側と思われる 。
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4.斜張力破壊時

第3，4章の 1ラ2体の実験結果と、文献 2)で追加した8体の中で、斜張力ひびわれ

および斜張力破壊の生じた 1ラ6体について、実験値と計算値を比較する 。

図6(a)， (b)は、 VOTの計算値VOT. cal と実験値VOT.exp を、それぞれ

νσB b j t で無次元化して横車曲、縦軸としたものである 。図(a )はa/Dが1.0の

場合、図(b )はa/Dが 1. 0より大きい場合である 。図(a )の a/Dが 1. 0では、

中段筋や帯筋の有無にかかわらず、ほぼ、 4ち度の線を中心に分布している 。その中でも

中段筋なし(十)の実験値は中段筋あり(口， ム)より高くなっている 。しかし、図(b ) 

のa/Dが1.0より大では、 4ち度の線を下回るものが多く、中段筋なし(十)の実験

怖が中段筋あり(口、ム)より低くなる傾向がみられる 。
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そこで、 a，/Dを横軸とし、実験値と計算値の比を縦軸としたのが図7である。そして

中段筋なし(十)を直線で結んでいる 。a/Dが1.0では、ばらつきが大きいが、実験

値は計算値を上回る傾向がみられる 。しかし、 a/Dが 1. 0より大きくなるほど、実験

値と計算値の比は小さくなり、 a/Dが2. 0より大では、実験値が計算値を下回る傾向

がみられる 。以下では、まずa//Dおよび中段筋量と主応力度式の前提条件との関係につ

いて検討してみる 。
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図7 V DT実験値/計算値と a/Dの関係
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。a/Dが1. 0の場合
本来、式(1 )の主応力度式は断面が一体であることが前提である 。図8 ( a )に示す

ように、斜張力ひびわれCが生じる前に、 Aの曲げせん断ひびわれやBの引張り鉄筋に沿

うひびわれが生じれば、その前提は崩れることになる 。

図8(a)a/D=1.Oの場合

A， Bのひびわれは、軸力や中段筋がない場合、逆対称曲げモーメントを受けると生じ

やすい。この場合、せん断力の一部はアーチ機構によって伝達される 。したがって、斜張

力ひびわれCひびわれの生ずる前のコンクリート部分には、たとえ軸力がなくてもアーチ

反力としてアーチ軸応力が生じていることになる。仮に主応力度式の中でこの軸応力を σ

O として与えることができれば、計算値は高まり、実験値に近くなる 。ここで、中段筋が

存在すると、 Aひびわれの伸展は抑制され、ひびわれ閣の骨材のかみ合わせによるせん断

伝達も確保されるとともに、 Bひびわれも抑制されることになる 。これらの効果は中段筋

が増すほど高まるので、 Cひびわれの生じる前の断面は前提条件のように一体的になり、

計算値は実験値と近くなる。
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~)) a / Dが] • 0より大きい場合

まず、中段筋のない場合、同月(b )のようにAの曲げせん断ひびわれが生じる。その

後、 a/Dが3.0で帯筋のない試験休の例では、 Bの引張り鉄筋に沿うひびわれが生じ

ると同町-に、 Aのひびわれも伸展して急激な耐力低下をしている。ここではせん断引張り

般壊と呼ぶ。しかL この時の実験何は主応力度式で求めた値より非常に低い

a/D=2.0 

」/タイ

図8(b) a/Dが 1. 0より大きい場合

ここで、中段筋が存在すると、中段筋がない場合より耐力が高くなっている。これは、

中段筋が図8 (b ) Aのひびわれの伸展を抑制して、ひぴわれ間の骨材のかみ合わせによ

るせん断伝達を確保し、同時に、 Bのひびわれの伸展も抑制するからと考えられる 。代わ

りにA，Bのひびわれの問位置にはCのひびわれが生じて急激な耐力低下をしている。こ

の破壊はせん断引張り破壊から真の斜張力破壊(図 8 (b ) Dのひびわれ)の間に位置す

るものと考えられ、 Aのひびわれを抑制することで、 CまたはDのひび、われが生じる前の

断面は一休的になるものと考えられる 。

次に、 a/Dが 1. 0，および 2. 0における VDT実験値と計算値の比のばらつき原因

をみるために、図 9 (a.)， (b)は、それぞれの a/Dについて Pwを横軸とし、実験

値と計算値の比を縦軸としたものである 。

図(a )の a/Dが1. 0では、帯筋の少ない場合にばらつきは大きくなっている 。た

だし、中段筋、帯筋、軸力ともない場合(x )は斜張力ひびわれがみられなかったのでプ

ロットされていない 。また、帯筋量の全体にわたってばらつきが大きいの

は軸力がない場合(マ)であり、車由力のある場合(口)はばらつきが少なく、実験値と計

算値もよく対応している 。軸力のある場合にばらつきが少ないのは、軸力が図8 ( a) A， 

Bのひびわれの発生や伸展を抑制するるために、断面が一体的であるという条件が、ほぼ

満足されるからであると考えられる 。
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図9( a ) V DT実験値/計算値と PWの関係 (a/D=l.O)

ところが、図9 (b)のa/Dが2. 0の 1. 0より大きい場合、軸jJがあ っても(口)

、帯筋が少ないと、実験値は計算値を大幅に下回っている 。しかし、帯筋を増せば計算値

は実験値に近づいている 。a/Dが大きい場合には、軸力が存在しでも図8(b) Aのひ

びわれができやすく、帯筋が少ないと続いて同図Bのひびわれを伴うせん断引張り破壊が

生じやすい。しかし、帯筋が多く存在すれば、せん断力の一部が帯筋によって伝達され、

Aのひびわれの伸展は抑制され、主応力度式の前提条件に近づくので、実験値が計算:{i自に

近づくと考えられる 。
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図9(b) V DT実験値/計算値と Pwの関係 (a/D=2.0)
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図9(a)において大きなは.らつきを示した、軸力，帯筋とも存在せず、 a/Dが 1. 

Oの場合について、中段筋比 Pmの影響をみるために図 10を示した。図は Pmの全車由筋

比 P II 二- 2 P t 十 Pm )に対する比率を横軸としている。そして、 VDT実験値と計算値

の比を縦軸としている o また、 Ptの違いで実験値と計算値の比の違いがみられたので、

ド t が 1. 25?-s以下とそうでない場合で記号を変えてみた。そして、それぞれの代表例

として r~l -- P t のものを直線で結んでいる。ところで、中段筋がない普通配筋の場合、引

5長り鉄筋が少ない場合は曲げ破壊、多い場合は付着破壊を伴うせん断圧壊となり、斜張力

ひびわれや斜張力破壊が認められなかったので、プロットしていない。中段筋の割合を因

子とみた場合、全範闘で、多くの実験値は計算値を上回っている。下回っている中には p

m .// P Ilが O. ちで、実験値が計算値より 2割程度低い場合があるが、多くは 5%程度で

ある U したがって、主応力度式は a/Dが 1. 0に対しては、ほぼ実験値を安全側に評価

してし1るとし1える

1. ~ -

1. 2-

1. 0-

0.8-

O. G.. 
a/0=1目O. p~ =0.. do =0. 

O. 0.2 O. ~ 0.6 
p同 111.

図 10 V DT実験値/計算値と Pm / P g の関係

(a/D=l. 0， Pw =0，σo = 0 ) 

また、 Pt の小さい場合(口)、中段筋の割合が増すと VDT実験値と計算値の比は最初

引張り鉄筋が降伏して右上がりとなり(ただし、代表例にはない。)、さらに中段筋の割

合が増すと引張り鉄筋の降伏前に右下がりとなっている。 Pt の大きいもの (0)は、中

段筋が少なくてもいきなり引抜り鉄筋降伏前の斜張力破壊となり、 VDT実験値と計算値の

比はほぼ 1. 0であり、さらに中段筋の割合が増すと右上がりとなっている。以上のうち

で右下がりの部分については、前述のように中段筋が増すほど、図8 (a) A， Bのひび
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われが抑制されることで、主応力度式の前提条件に近づき、実験値と計算値の比が 1. 0 

がに近づくものと考えられる。以下ではそれぞれんの右上り部分について、 Pt 0)大小に

わけで考える。

。Pt が小さく中段筋がない場合には引張り鉄筋が降伏する場合
中段筋がないと、まず、図8 (a) Aの曲げせん断ひびわれや材軸万向にほぼ45。方

向のせん断ひびわれが生じる 。そして引張り鉄筋降伏後、ほぼ同時に図8 ( a) B 0)付着

ひびわれが生じる。ただし、斜張力破壊とならないので、図 10 (a). (b)にはプロ

ットされていない。ここで、中段筋が少しでもあると、引張り鉄筋降伏後も耐力が上昇l-{l

し、上昇中に図8( a) Cの斜張力ひびわれが生じてくる。これは中段筋の存在でA. B 

のひびわれが抑制され、せん断力の一部が骨材のかみあわせなどでAのひびわれを横切っ

て伝達されるためと考えられる 。すなわち、引張り鉄筋降伏後の斜張力ひびわれまたは斜

張力破壊である。この耐力は中段筋の割合が増すほど高くなり、最初の右上がりを示す。

これは、 a/Dが1. 0より大きい場合に述べたせん断伝達機禍と同様のものと考えんれ

る。ところが、さらに中段筋の割合が増すと引張り鉄筋が降伏する直前で斜張力ひびわtし

が生じる。これは前述したような右下がりの始まりとなる 。

。Pt が大きく中段筋がなくても降伏しない場合
中段筋のない場合は、図 8 ( a ) Aの曲げせん断ひびわれや材軸Jirn]にほほ.4 5 0 方向

のせん断ひびわれに続いて図8 (a) Bの引張り鉄筋に沿った付着ひびわれが生じた後、

せん断圧壊している。この場合も斜張力破壊でないので図 10 (a). (b)にはアυ口、ソ

トされていない O ここで、中段筋が少しでも存在すると、いきなり、図8( a) (了グ)ょっ

な斜張力破壊となっている。図 8(a)A，Bのひびわれ伸展が中段筋により抑制されて、

計算の前提条件に近くなるために、実験値と計算値がほぼ一致するものと考えられる 。

次に、これら A，Bのひびわれ伸展が抑制された段階で、さらに中段筋の割合が増すと、

実験値と計算値の比は直線的に高くなる傾向を示している 。ただし、図8( a) Cの斜張

力ひびわれが生じるとほぼ同時に中段筋に沿うひびわれがみられるが、この中段筋に沿う

ひびわれが発見される前に付着破壊が先行していると考えれば、これが実験値と計算値の

比を高くすることに関係するものと思われる。

以上のようなa/Dが1. 0で帯筋、車自力とも存在しない特殊な場合は、斜張力ひびわ

れ時に、引張り鉄筋または中段筋の付着破壊を考慮した破壊機構を考えれば、計算値は実

験値に近づくものと思われる。しかし、複雑な破壊機構を考えなくても付着破壊を考慮し
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ない主応力度式による評価は前述のようにほぼ安全側であるといえる。

一方、 a/Dが1.0を越える場合、帯筋や中段筋の少ない場合には真の斜張力破壊よ

りせん断引張り破壊の方が卓越して図 7や図 9 (b )に示したように主応力度式の適用は

危険側となる 。しかし、帯筋や中段筋を多く存在すれば、せん断引張り破壊形式から斜張

力破壊形式へ移行し、主応力度式の前提条件に近づき、主応力度式適用の危険性は少なく

なる。
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ラ.結論

1 .軸筋の降伏を考慮したせん断圧縮破壊時のせん断力評価法

高軸力，低帯筋比，高帯筋比の場合を除けば、有効係数に中間値を用いても実験偵をよ

く評価している。ただし、高軸力で斜張力破壊と考えられるものや.高帯紡比で拘宋効果

が考えられる場合は最大耐力を安全側ではあるが、過小評価している 、

2.軸筋の降伏を考慮しないせん断圧縮破壊時のせん断力評f商法

有効係数に中間値を用いても、全体的に計箪値は実験債を安全侭11に評価している 肝?に

軸力のある場合、中段筋量によるぱらつきは少ない。斡力のない埼合、中fQrrn :ftによるぱ

らつきが大きいが、計算値は実験値のほぼ下限を表すのa/Dが 1. 0で、中F妥協，制力

がなく帯筋の少ない特殊な場合、有効係数の定数項を 1. 0と置いても安全fR|!となる た

だし、帯筋の多い準実大でも、約 1割ほど実験値が計算債を下回ることは問題である ま

た、 a/Dが 1. 0を越える場合で、実験値が計算債を下回るものがある 。この中、得筋

の多い場合は曲げ圧壊であるが、帯筋，車由力のない特殊な場合は斜張力破壊やせん断引張

り破壊となり、注意を要する 。

3.斜張力ひびわれ時および斜張力破壊時せん断力評価法

a/Dなどの違いを無視すれば全体的に実験値と計算値は対応している のしかし、 a// 

D や σo などにより、計賞値の O.8 '~1.2 倍の範囲をはずれる実験債もある わ a ，，/D 

が 1. 0では、軸力，帯筋がある場合に実験債と計算値はよく対応し、 Pm による実験値

と計算値の比のばらつきも小さい。帯筋が少なく軸力もない特殊な場合は Pm による実験

値と計算値の比のばらつきは大きいが、計算値は実験値の下限値を与えている 内a// Dが

1. 0より大きくなるほど、軸力や中段筋の有無にかかわらず、実験値は計算値を下回る

が、帯筋や中段筋を増せば、実験値は計算値に近づく。

参考文献
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その 2).日本建築学会大会学術講演梗概;集、 1992.8、pP. 62 7-~630 

2 )琴原真一，嶋津孝之:鉄筋コンクリート'短牲のせん断耐力に及ぼす中段筋の影響，

コンクリート工学年次論文報告集，第 13巻第2号、 1991.6，pp. 357-362 
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第 7章 二重傾斜帯筋柱のせん断耐力評価式
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1 .序

鉄筋コンクリート柱でせん断補強筋をダブルに傾斜した場合、在来型のフープ柱より耐

カと靭性が著しく向上することが、第8章の文献 1) ~4 )で報告されている。本章では、

このダブル傾斜せん断補強筋柱のせん断耐力について 、下界の解を求めようとするもので

ある。在来型フープ柱では、アーチ機構とはり機構(トラス機構)を組み合わせた下界の

モデルがいくつか提案されている 。称原 1)および南 2)のモデルの場合、はり機構のコンク

リート圧縮束の角度は部材軸に対して 4ち。と固定されている 。また、アーチとはりの各

機構は断面内で便宜的に二つに分離されている。また、文献3)で使用されているモデル

では、はり機構のコンクリ-ト圧縮束角度がせん断補強筋量により変化する 。また、アー

チとはり各機構は一つの断面内に存在し、各機構のコンクリ -ト束応力が限界圧縮応力を

越えないように組合わされる。ただし、簡単化のために各機構の圧縮束角度の遠いは無視

されている。

本章では、アーチとはり各機構の圧縮束応力の重複を防ぐとともに、 二つの傾斜を持っ

せん断補強筋の取扱いを容易にするために、各機構の圧縮東角度を等しくした解析モデル

を提案する。このモデルでは、アーチとはり各機構の圧縮束角度はせん断補強筋量によっ

て変化する。ただし、アーチ機構は、せん断スパン比が比較的小さい場合のみ生じる 。ま

た、曲げ主筋は無限に強く、決して降伏しないものと仮定するので、軸力や曲げ主筋の効

果は考慮していない。曲げ主筋における付着破壊およびだぼ作用、骨材のかみ合せによる

せん断伝達についても考慮、していない。

以下では、上記の解析モデルを紹介し、本評価法を第8章のダブルスパイラルフープ柱

の実験結果に適用してみる。

2 解析的アプローチ

2. 1 下界モデル

解析の対象は、図 1(a) に示すように、逆対称曲げモーメントを受ける矩形断面柱であ

り、この柱は材軸と α，一 αの角度をなすせん断補強筋を有する 。それぞれ、 αα 補

強筋と呼ぶことにする。下界モデルは、図 1(c)のように、荷重端を直接結びせん断力を

伝達するアーチ機構とせん断補強筋を介してせん断力を伝達するはり機構からなる 。そし

て、両機構のコンクリート圧縮束の材軸とのなす角度は等しいと仮定する 。せん断補強筋

量が多いか、またはせん断スパン比が比較的大きい場合には、図 1(b)のように、はり機
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構のみとなる 。

2. 2 下界モデルの解析仮定

下界モデルの解析にあたり、以下のことを仮定する 。

i ) アーチ機構のアーチ斜材とはり機構のコンクリ ート圧縮束の材軸とのなす角度は等

しく、 θとする。

i i ) はり機構のコンクリート圧縮束の圧縮主応力を σb (圧縮を正)、アーチ機構のア

ーチ斜材の圧縮主応力を σa (圧縮を正)とする 。

i i i ) コンクリートの一軸の圧縮強度を σB とし、引張り強度を無視する 。

iv) 解析モデルでは一様なコンクリート圧縮応力場を仮定するが、破壊面として有効な

のは一部に過ぎないので、一軸の圧縮強度に有効強度係数 νを導入する 。νについて

は、 Nielsen4)提案による次式を用いる 。

ν=  O. 7-σB /2000 (σBの単位はkgf/cm2 ) 

v) 軸筋は無限に強く、決して降伏しないものとする。したがって、軸力や曲げ主筋の

効果は考慮しない。

v i ) せん断補強筋は一様に分布しているものとする 。せん断補強筋応力は引張りを正と

し、圧縮応力を無視する。せん断補強筋の降伏点をσwyとする 。引張りおよび圧縮鉄

筋間距離を gとする。

v i i ) 軸筋における付着破壊およびダボ作用"骨材のかみ合せによるせん断伝達は考慮し

ないものとする。

2. 3 基本式

2. 3. a 各機構の負担せん断力

アーチ機構が存在する場合(図 1(c))の各機構の負担せん断力を示す。

i ) アーチ機構の負担せん断力Va

アーチ斜材応力を σa (ただし、 σaνσB )、アーチ斜材と部材軸とのなす角度

をθとすれば、 Va は次のようになる。

Vaσa b (D -1 tan θ)cos θsinθ 

ここで、 Xa = (D -1 tan θ)cos θsinθ と置けば、図 1(c)に示すように、 Xa は等
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分布荷重σaの分布範囲を示す。入= l/Dと置き、次のような関数 f (φ)を導入すれ

ば、 Xa は以下のようになる 。

f (φ) = ( 1十 cotφta nθ)cos2θ tan θ ( 1 ) 

Xa =D  (1一入 tanθ)cos2θ tan θ=  D f (一 θ2) 

ただし、 θ2- cot-1入である。ここで、 Va=Va /(νσB bg)，a=σa /(νσB ) 

=1， Xa =Xa / g， g1 =g/Dと置けば、

Va =axa (2) 

X a = f (-θ2 )/g1 (3) 

アーチ機構が存在する条件は、 Xa詮Oより、 1一入 tanθ 主主 O、すなわち、 cot θ詮入

cot θ2 (θ 壬θ2 )である。

i i ) αα補強筋が重複する部分のはり機構の負担せん断力Vb2 

ここでは、アーチ機構が存在する場合を考える(図 1(c))o Vb2に関するコンクリート

圧縮束応力を σb2とし、 Vb2に関わる圧縮束の主筋位置での範囲を考えれば、

V b2ニ σb2b(1-2・(D-g)/2・cotθ-g cot α) s i nθsinθ 

ここで、 α，一 α補強筋の応力を σw1 ，σw2 (ただし、 σw2三五 σw1)、各補強筋の平行間

隔(図 1(a)参照)を C 、各補強筋の各一組の断面積を aw とすれば、コンクリート圧縮

束と補強筋は、区間 c/s i nα において部材軸と直交する方向に以下の釣合い式を満足しな

ければならない。

σb 2 b (c /s i nα)sin2θ = aw (σw1十 σw2)sinα

また、関数の式(1 )を用いて、 Vb2は以下のように表わすことができる。

V bZ=σb2b((g-g cot αtan θ)一(D - 1 tan θ)) cos2θ tan θ 

=σb2b (gf (一 α)-X a ) 

ここで、 Xb2=gf (一 α)-Xaと置けば、図 1(C) に示すように、 Xb 2t1等分布荷重

σb2の分布範囲を示す。

ここで、 Vb2= V b2/(νσB bg)，b2σ b2/(νσB )， W 1σw1/σwy， W2σw2  

/σWy，ψw awσWy/(νσB b c )， X b 2 = X b 2/ gと置けば、

Vb2=b2 Xb2 (4) 

b 2 (W 1十 W2 )ψw sin2α / si n2θ 

Xb2=f (一 α)-X a 
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ただし、アーチ機構とともに、 Vb2が存在する条件は、 Xb2詮 Oより、

( 1 - co t αtanθ) - ( 1一入 tanθ)/ g 1詮 O

(入-g 1 cot α)tan θ詮 1-g 1 

ここで、 1-g1>0より、 Vb2の存在条件は以下のようになる 。

入-g 1 cot α>0で、 tanθ 詮(1 -g 1 )/ (入 -g 1 cot α (  7 ) 

しかし、式(7 )が満足されない場合、または、入 -g 1 CO t α三五Oの場合、 xb2< 0と

なり、 V b2は存在しない。

i i i ) α補強筋のみが負担するはり機構の負担せん断力Vbl 

図 1(C)において、 Vb 1に関するコンクリート圧縮束応力を σb1とし、圧縮束の主筋位

置での範囲を考えると、

V bl =σb 1 b (2 g co t α)sinθsinθ 

ここで、コンクリート圧縮束と補強筋は、区間 c/s i nα において部材軸と直交する方向に

以下の釣合い式を満足しなければならない。

σb1b (c/sinα)sin2θ awσ wl sinα 

また、関数の式(1 )を用いて、 Vb 1は以下のように表わすことができる 。

V bl=σb 1 b (( g十 g cot αtan θ) - ( g -g cot αta nθ)) COS2θ tan θ 

=σb1b (gf (α) - (X b 2十 Xa )) 

ここで、 Xb1=gf (α) - (Xb2十 Xa )と置けば、図 1(C)に示すように、 Xb 1は等

分布荷重σb1の分布範囲を示す。

ここで、 Vbl=Vb1/(νσBbg)， b1ニ σbl/(νσB)， Xbl=Xb1/gと置けば、

Vbl=b1 Xbl 

b 1 =Wlψw sin2α / si n2θ 

X b 1 = f (α) - (X b 2十 Xa ) = f (α) -f (-α) 

ただし、 Vb2とともにVb 1が存在する条件は、 Xb 1詮 Oより、

cot αtanθcos2θ tanθ 詮 O

tan θ>0より、 cot αき O、すなわち、 α豆90。である。

( 8 ) 

( 9 ) 

( 1 0 ) 

また、 Vb2は存在しないが、アーチ機構とともに Vb 1が存在する条件は、 Xbl:<:三Oであ

るから、式(1 0 )において、 Xb2= 0とすれば、つぎのようになる。

X b 1 = f ( α ) - X a ミ三 O 
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g 1 (1十 cotαtanθ) - ( 1一入 tanθ) 孟 O

ta nθ 詮(1-g 1 )/ (λ+ g 1 cot α (  1 1 ) 

しかし、式(1 ] )が満足されない場合、 Xb1 < 0となり、アーチ機構のみとなる。

ところで、式 (5) ， (9)から、 O豆b1 ~玉 b 2三五 1であり、また、 O三五 σw2壬σw1

2玉σwyから、 o~ W 2 三三 W 1 ~玉 1 である。

iv)全せん断力V

V=: Va十 Vb2十 Vb1 

v = v /(νσB b g )として、無次元化すれば、

V V a十 V b2十 V b 1ニ aX a十 b2 X b2十 b1 X b 1 ( 1 2 ) 

2.3.b Xa，Xa十 Xb2，Xa 十 Xb2十 Xb 1が極大となるときのθ

X a ， Xa十 Xb2，Xa十 Xb2+Xb1が極大となるときのθは、後で示すように、せん

断力算定に必要な各応力を求める際の応力状態の境界に関係する 。ここで、図 1(c) に示

すように、点Oを原点、部材軸方向を X車曲、部材軸と直交する方向を Y軸とする X，Y座

標を考える 。コンクリート圧縮束応力がσaσb2，σb 1である各機構の部材端に働く力

は、 X，Y方向成分とも σaσb2，σb1と同じ等分布荷重に置き換えられる 。2. 3. 

aで示したように、部材端に働く力のY方向成分の分布範囲はXa， Xb2， Xb1であるが、

X方向成分の分布範囲Ya， Yb2， Yb1は、 Xa cot θ， Xb2 cot θ， Xb1 cotθ で表わ

される 。ここで、座標 (Xa，Ya )， (Xa十 Xb2，Ya十 Yb2)， (Xa十 X.b2十 Xb 1， 

Ya十 Yb2十 Yb 1 )のθに関する軌跡を考えれば Xa ， Xa十 Xb2，Xa十 Xb2十 Xbl 

のθに関する極値とそのときの θが容易に得られる 。

i ) 座標 (Xa ， Ya )について

式(3 )より、 Xa=Df(-θ2)、また、 Ya=Xa cot θである。両式から θを

消去すれば、この座標の軌跡は、座標 (-1/2，D/2)を中心とし， Ra=1 / 2~ 

( 1 2十 D2 )を半径とする円となる 。したがって、点Ao (Ra -1/2， D/2)に

おいて、 Xaはθに関して極大となる 。このときのθをθOとすれば、

tanθo = (R a -1/2 ) /( D /2  )ニイ(入 2十 1)一入 ( 1 3 ) 

また、アーチ機構はせん断補強筋が存在しない場合のせん断抵抗機構であるから、せん断
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補強筋が存在する場合のθとしては、 θ詮θOを考えればよいことになる 。ただし、曲げ

主筋の降伏や軸力を考慮する場合は、せん断補強筋の有無に関係なく、 θ<θOの場合も

考える必要が出てくる。ところで、 2.3. a節 i)から、 cot θ2二入であるから、以下

に示すように、 θoθ2/2となる。

ta nθoニイ(入 2十 1)一入= tan (θ2 / 2) 

また、 入孟 Oより、 θ2 三五 900 ， θO三五 45 0 となる 。

i i ) 座標(X a 十 Xb2， Y a 十 Yb 2)について

式(6 )より、 Xa +Xb2=gf (-α)、また、 Ya 十 Yb2= (Xa 十 Xb2)Cotθで

ある。両式から θを消去すれば、この座標の軌跡は、座標(-g co t α/ 2， g/ 2)を

中心とし， Rb2=g/2イ(cot2α 十 1)を半径とする円となる 。したがって、点A2

(Rb2-g  cot α/2， g/2)において、 Xa 十 Xb2はθに関して極大となる 。このと

きのθをθ1 とすれば、以下に示すように、 θα/2となる 。

tanθ(Rb2-g cot α/ 2)/(g/2)=イ(cot2α 十 1) - cot α 

= tan (α/2 ) 

ところで、 Xa 十 Xb2= 0となるときのθをθ3とすれば、以下に示すように、 θ3ニα

(= 2θ1 )となるので、 Xa 十Xb2は、 θ豆θ3で存在する 。

tan θ3 ( g / 2 ) / (g cot α/2 ) = tan α=  tan ( 2θ1 

i i i ) 座標(X a 十 Xb2十 Xb1，Ya +Yb2十 Yb 1 )について

式(1 0 )より、 Xa 十 Xb2十 Xb 1二gf (α)、また、 Ya 十 Yb2十 Yb1= (Xa 十

X b2十 Xb1)COtθである。両式から θを消去すれば、この座標の軌跡は、座標 (g co t α 

/2， g/2)を中心とし， Rb1 (=Rb2)を半径とする円となる 。したがって、点、A1

( R b 1十 g cot α/2， g/2)において、 Xa 十 Xb2十 Xb 1はθに関して極大となる 。

このときのθをθm とすれば、以下に示すように、 θm= 9 0 。一 α/2となる 。

tan θm ( R b 1十 g cot α/2) /(g/2)ニイ(cot 2α 十 1)十 cotα 

= cot (α/2 ) = tan ( 9 0 。一 α/2) 

ところで、 α三五 90。より、常に、 θm詮4ち。となる。また、 i)で示したように、 θO

三五450 であるから、常に、 θO 三玉 θmである。したがって、はり機構とアーチ機構が存

在する場合、 θo三五 θ三五 θmで考えればよい。
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図2は、 αとθθ3θmの関

係、を示したものである 。図中の 11 .-...... 

1 4 ，ψ------ψ3については、次節て

示す。常に、 θ1 三三 θmであ り、また 、

θは、 θ。壬θ三五 θmの範囲において

のみ動きうる。また、アーチ機構は、

θo ~ θ 三二 θ2 (= 2θo )において

存在する 。各機構の応力状態は、与え

られた αとψwによって決まる θが、

図中のどの位置に来るかにより決まる 《

90・
θ 

O' 

|θ1<θ<θ皿
+θ。ψ2<ψ.<ψ3

1 1 
θ<θ1 
ψ.<ψ1 

よ¥
¥ごう/

まず、 2. 3. cで、はり機構のみ

の応力状態を示し、 2.3. dで、ア

ーチ機構を含む場合を示す。

0・ 45・ α90・

図2 αとθθ3θmのl関係

2. 3. c トラス機構のみの場合の各応力

θ>θ2 (cot θ<入)の場合には、アーチ機構は存在せず、トラス機構のみとなる。式

( 1 2 )において、 V a = 0と置けば、せん断力 vはつぎのようになる。

V=Vb2+Vbl=b2 Xb2十 b1 X b 1 

ただし、 Xb2= f (一 α)

X b 1 = f (α) - f (-α) 

(式(6 )で Xa = 0としたもの)

(式(1 0 ) ) 

ここで、 α，ψw Wl W2を与えると、 b2 b1 Xb2， Xblはθの関数となる。

vのθによる偏微分を Vーをとすれば、 V' =-b2となる。 b2 > 0より、 V' < 0 、

すなわち、 vはθが小さいほど大きくなる。しかし、 θは次式を満足する必要がある。

b 1 三玉 b 2 (W 1 十W2 ) ψw sin2 α /sin2 θ 豆 1 

したがって、下式を満足する θがvを最大にする。

b2 (Wl +W2 )ψw sin2α /sin2θ =1 ( 1 4 ) 

つぎに、せん断補強筋の応力Wl W2を以下のような応力状態に分類して、 b1とV

を求める。
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i) Wl =W2 =1の場合

式 (14) ， (9)より

b 2 = 2ψw sin2α /sin2θ = 1 

b 1ψw  sin2α /sin2θ =1/2 

したがって、 θはψwに応じて次式のように変化しなければならない。

sin2θ =2ψw sin2α 

以上の応力状態を 11 と呼べば、 V はつぎのようになる 。

( ]ラ)

( 1 6 ) 

( ] 7 ) 

v = f (一 α)十 (1/2)(f (α) -f (-α))= (f (α)十 f (---α))/2 

cos θsinθ=イ((1- sin2θ ) s i n 2θ) 

=イ((1 -2ψw sin2α ) 2ψw sin2α ( 1 8 ) 

式(1 8 )の適用範囲は ii )で述べる。ここで、 ψwl=2ψw sin2α と置けば、以下の

ように、 vはψwlに関して円の式となる。

V ニイ((1 -ψw 1 )ψw 1 ) 

ii) Wl =1，0豆W2< 1の場合
式 (14) ， (9)より

b 2 = ( 1十W2 )ψw sin2α /sin2θ =1 

b 1ψw  sin2α /sin2θ 

式(2 0 )より、

W 2 S i n2θ/(ψw sin2α ) -1 

このとき、 vはつぎのようになる。

v = f (-α)十 ψw sin2α /sin2θ ( f (α)-f (一 α)) 

= ( 1 - cot αtan θ)cos2θ tan θ 

十 ψw sin2α /sin2θ (2 cot αtan θcos2θ tanθ) 

= (sin2θ-( 1 - cos 2θ)cot α)/2+ψw s i n 2α 

( 1 9 ) 

( 2 0 ) 

( 2 ] ) 

ここで、 vのθに関する極値を考える。 vをθについて偏微分し、 v' = 0と置くと、

v cos 2θ- si n2θcot α=0 

したがって、

θ =α/2=θ(  2 2 ) 

すなわち、 V はψwに関係なく、 θ=θ1で極大となる。 θ1は、 2. 3. bのii )で示
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したよ うに、 Xb2二 f (-α)が極大となるときの θである 。また、 θ1は応力状態 11 

でVb 2が極大となるときの θでもある 。そこで、式(2 1 )の θをθ1に置き換えれば、

b 1ψw  sin2α /sin2θ ( 2 3 ) 

ψwを大きくすれば、 b1 が応力状態 11 の 1/2より大になるとともに、 V も大になる。

ここで、 b1二 1/ 2となるときの ψwをψ1 とすれば、

ψ1 ご sin2θ 1/(2 sin2α) ( 2 4 ) 

これは、式(1 8 )の適用範囲 (ψw壬ψ1 )を与える。

また、 b1の上限は 1であるから、このときのψwをψ2 とすれば、

ψ2 = s i 112θ 1 /sin2α ニ 2ψ1 ( 2ラ)

また、式 (20)，(21)より、 b2 (1+w2) b1 =1であるから、

Wz ご 1/ b 1 - 1 ( 2 6 ) 

すなわち、 ψwに応じて、 b1が 1/2から 1に変化すると、 W2は 1から Oに変化する 。

以上の応力状態を 12 と呼べば、 Vは以下のように ψwに関する直線式になる 。

v=(sin2θ1 - ( 1 - cos 2θ1 )cot α) /2十 ψw s i n 2α 

= (s i nα - ( 1 - co s α)cot α) /2 +ψw s i n 2α 

ニ (1//2 )tan (α /2) 十 ψw s i n 2α 

式(2 7 )の適用範囲は、 ψ1 <ψw三五 ψ2である。

iii) Wl 1. W2 =0の場合

式 (14) ， (9)より

b 2 = b 1ψw  sin2α /sin2θ = 1 

したがって、 θはψwに応じて次式のように変化する。

sin2θ =ψw sin2α 

以上の応力状態を 13 と呼べば、 vはつぎのようになる。

v = f (-α)十(f (α) -f (一 α)) = f (α) 

= ( 1十 cotαtan θcos2θ tan θ 

式(2 9 )を用いて、 θを消去すれば、以下のようになる。

v = cos θsinθ 十 cotαsin2θ 

=~((1 - ψw sin2α)ψw sin2α)十 ψw sin2α cot α 

( 2 7 ) 

( 2 8 ) 

( 2 9 ) 

( 3 0 ) 

ここで、 2. 3. bのii i )で示したように、 f (α)はθ=θm (二 900 -α/2)で
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極大となる。このときのψwをψ3とすると、

ψ3 sin2θ rn /sin2α ニ cos2 (α / 2 ) / s i n2α ( 3 1 ) 

式(3 0 )の適用範囲は、 ψ2<ψw豆ψ3である 。ここで、 ψw3-ψw sin2α と置く

と、以下のように、 Vはψw3に関して円と直線の式を組み合わせた式になる 。

v=イ((1 -ψW3)ψW3)十 ψw3cot α ( 3 2 ) 

i v) w 1 < 1 ， W 2 ニ Oの場合

式(3 0 )のvは、 ψwψ3において極大となるが、 ψw>ψ3においても、 θニ

θm， Wl <1とすれば、この極大値を確保できる 。このときの応力状態を 14 と呼べば、

各応力と Vは以下のようになる。

b2 =b1 =Wlψw sin2α /sin2θ rn 1 ( 3 3 ) 

W 1 S i n2θ rn /(ψw sin2α ( 3 4 ) 

V ニ(1/2) cot(α/2) (35) 

ところで、式(3ラ)は、傾斜型フープ (α <9 0 0 )を用いれば、 V の最大値が在来型

フープ (α=9 0 0 )の O. 与を越えうることを示している。

以上のように、 αとψ曹が与えられると、まず、 αから応力状態 11 .--....... 1 4 の境界に関

するθθmとψψ3が得られ、そして、 ψwから対応する応力が得られる。

2. 3. d アーチ機構とトラス機構が存在する場合の各応力

2. 3. C において、 αとψwに対する θとWl ， W2 ， b 2 ， b 1 が得られるが、 θ

三三 θ2 (cotθ 詮入)であれば、はり機構 V b 2の一部がアーチ機構 V a になる。さらに、 θ

詮θOであれば、得られた b2 ， b 1 を、式(1 2 )に代入すれば、 Vが得られる 。

しかし、 θ<θOであれば、 2.3. bの i)で述べたように θをθOに置き換えた b2 ， 

b1 Xb2， Xblから vを求める。ただし、厳密には以下のように、 Vは、 θ=θOで極

大とならない。式(ち)， (9)， (6)， (10)において、 α，ψw Wl W2を与える

と、 b2 b1 Xb2， Xbl，および Vはθの関数となる。 θによる Vの偏微分を V を

とすれば、 θ=θoにおいて、 V a ' = 0， V b2' = b 2 (1 / g 1 - 1 ) > 0， V b 1 

=0であるから、 v'> 0となる。したがって、 θ=θOで Vは極大とならず、 Vが極値

をもっときの θはθOを上回る。しかし、極値をもっ条件、 v'= 0は tanθ に関して 4

T
f
f
 

n吋
υ



次方程式となり、 Vが極値をもっときのθを簡単に求められない。そこで、 θをθoに置

き換えれば、 V を控え目に評価することになるが、設計にとっては安全側となる。したが

って、 θ<θOの場合のθをθoに置き換えれば、 b2 ， b 1は、つぎのようになり、置

き換え前の値より小さくなる。

b 2 (w 1十W2 )ψw sin2α / si n2θO 

b 1 = W 1ψw sin2α / si n2θo 

( 3 6 ) 

( 3 7 ) 

以下では、 θ<θOで、 θをθoに置き換えたときのb2 ， b 1と、 Vb2，Vb1の存在条

件を、 θOが属する応力状態別に示す。

i ) θo <θ1の場合(応力状態 11 ，入>cot α) 

θ<θo <θ1より、 θも11 (W1 =W2 =1)に属するので、式 (36)，(37) 

から、

b2ニ 2ψw sin2α Isin2θO 

b 1ψw  sin2α Isin2θO 

( 3 8 ) 

( 3 9 ) 

ここで、 Vb 2の存在条件を求める。 g1 < 1 ，入>cot α>  g 1 CO t αより、入-g 1 

cot α>0であるから、 Vb2の存在条件式(7 )において、 θをθOに置き換えれば、

ta nθO詮 (1-g1)/(入-g 1 cot α) 

ここで、式(1 3 )の tanθOを代入して、整理すれば、

(2g1 --1)入2-2 (g 1 2 cot α)λ+ g 1 2 cot2α -(1-g1 )2 詮 O

通常は、 2g1-1>0であり、また、入-g 1 cot α>0であるから

入詮 ((1-g1)(( gl 2 cot2α 十 2g 1 -1 )十 g1 2 cot α) 1(2g1 -1) 

( 4 0 ) 

ただし、入> cot αであるが、式(4 0 )の右辺>cot αであることは容易に証明される。

つぎに、式(4 0 )が満足されないと、 Vb2は存在しない。この場合、 Vb 1が存在する

条件を求める。これは、式(1 1 )において、 θをθoに置き換えれば、

tanθo 孟 (1-g1)/(入十 g1 cot α) 

ここで、式(1 3 )の tanθoを代入して整理すれば、

入詮 ((l-g1)((gl 2 cot2α 十 2g 1 -1) -g 1 2 cot α) 1(2g1 -1) 

( 4 1 ) 

式(4 1 )が満足されなければ、アーチ機構のみとなる。
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i i ) θoθ1の場合(応力状態 1Z、入 cotα) 

θ<θoθ1より、 θは 11に属するので、 b1は、式(3 9 )と同じである。ただ

し、以下の理由でVbZ，bzは存在しない。θZ= 2θo = 2θα ，また、 g1 < 1 

より、式(6 )において、

X b2= f (-α) -f (-θ2 )/gl =f (-α)(l-1/g1 ) <0 

すなわち、常に、 xbZ< 0で、 Vb2は存在しない。そこで、 Vb 1が存在する条件を求める。

これは、式(1 1 )において、 θをθo (=θ1 )に置き換え cotαニ入と置けば、

λtan θoき (1-g1)/(1十 g1 ) 

ここで、式(1 3 )の tanθoを代入し、入について整理すれば、 Vb 1の存在条件はつぎ

のようになる。

入詮 (1-g1 )1イ((3g1 -1)(1+g1)) ( 4 2 ) 

式(4 2 )が満足されなければ、アーチ機構のみとなる。

i i i ) θ1<θo <θmの場合(応力状態 13 ，入<cot α) 

θ<θoより、 θは 11，12，13 のいずれかに属するが、いずれも、 Wl 1であ

るから、 b1は、式(3 9 )と同じになる。ただし、以下の理由でVb2. b2が存在しな

い。 θ2= 2θo > 2θα より、式(6 )において、

xbz=f (-α) -f (-θ2 )/gl <f (-α)(1-1/g1 ) <0 

すなわち、常に、 X b2< 0となり、 Vb2は存在しない。そこで、 Vb 1が存在する条件を求

める。これは、 i)の，式(4 1 )と同じになる。ただし、 θ1<θo (入 < cot α)であ

るので、式(4 1 )の右辺と cotαの大小関係を考える必要がある。右辺はつぎのように

変形できる。

右辺(1 -g 1十 g1 cot α) (1 -g 1 -g 1 CO t α) 

/((1-g1 )イ (g12 cot2α 十 2g 1 -1 )十 g1 Z cot α) 

ここで、 1-g 1十 g1 cot α>0，分母>0であるから、 1-g 1 -g 1 cotα 詮Oの

場合、右辺詮 Oとなり、入が、式(4 1 )を満足すれば、 V b 1が存在する。ただし、 λ<

cot αの条件があるから、式(4 1 )が成立するためには、式(4 1 )の右辺<cot αも

満足されなければならない。この条件を cotαについて整理すると、

cot α>  (1-g1 )1イ((3g1-1)(1十 g1 )) ( 4 3 ) 
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これを満足すれば、 Vb 1が存在する 。ところで、 1-g 1 -g 1 cot α<0の場合は、式

( 4 1 )の右辺<0となるので、常に，入 詮Oにおいて Vb 1は存在する。

式 (41)，(43)が満足されなければ、アーチ機構のみとなる。

iv) θO ニθmの場合(応力状態 14 ) 

この場合、以下の理由で Vb2，b2、およびVbl，b1 は存在せず、アーチ機構のみと

なる 。θO 三五 4ラ。，かつ、 θm (=90
0

-α / 2)詮4ラ。で、 θoθmであるか

ら、 θoθm二 45 0 ，α=90  。でなければならい。また、 ta nθo 1となるから，

入ニOでなければならない。したがって、 θ2= 2θo = 9 0 。となるから、以下のよう

に、 X bZ'< 0になり、 V b 2は存在しない。

X b 2ニ f (-α) -f (-θ2 ) / g 1 = ( 1 --1 / g 1 ) / 2 < 0 

また、式(1 0 )において、 X b2= 0と置き、 θO ニ4与。，入=0，α二 90 。とすれ

ば、以下のように、 Xbl < 0となり、 Vb 1も存在しない。
X b 1 = f (α)一-f (-θ2 ) / g 1ニ (1-1/ g1)/2<0 

したがって、入 ニOのアーチ機構のみとなる。

本章:の評価方法に関する実験結果との比較は第8章で行う。
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第8章 二重傾斜帯筋柱の実験と耐力評価式の有効性
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1 .序

本章は二重傾斜帯筋の一つである二重らせん帯筋を用いた鉄筋コンクリ -ト短柱の水平

耐力を検討した実験的研究を内容としたものである 。試験体計画、材料製作、および加力

測定方法の説明の後、実験結果として計41体の試験体の最大耐力をリストアップすると

共に、水平荷重一変位曲線を例示した 。最後に本章の二重らせん帯筋柱に第7章の二重傾

斜帯筋柱のせん断耐力評価方法を適用して計算値と実験値の比較を行い、第 7章の理論の

有効性を示す。

2.二重傾斜帯筋柱の実験

2. 1 実験概要

せん断耐力計算値との比較に用いた既往の筆者らの実験 1ト 3)と文献4)の実験につい

て概要を述べる。試験体はすべて逆対称曲げモーメントを受ける連続はり型式である 。前

者はbxD(g)がすべて 200x300(220) (単位mm)で41体、うち二重ら

せん筋柱が23体、一重らせん筋柱がち体、在来型が 13体(ただし、無補強2体を含む。

)である。ほとんどの二重らせん筋は図 1に示す装置によって主筋と点溶接されている 。

図2に配筋例を示す。試験区間の距離と材せい比入は2が 19体、 3が22休である 。帯

筋の材軸とのなす角度αは90 。が 11体、 82"'--870 (一重らせん)がち体、 6~ '-"'" 

6ち。が21体、 4ち。が2体である。帯筋の降伏点、 σwyは2707-----ち63 0 kgf/crn2、

コンクリ-トシリンダ-強度σBは17 3------23 1 kgf/cm2、せん断補強筋係数ψwはO

~o. 463である。図3に帯筋の応力度-ひずみ度曲線を示す。表 1に試験体の仕様の

一例を示す。

また、文献4)はbxD(g)が350X3ちo(220) (単位mrn )で 8体、うち
二重らせんが4体、在来型が4体(ただし、無補強 1体を含む。)である。入は3である。

αは90 。が3体、 76 0 (二重らせん)が 4 体である。 σwyは 3870~4300kgf/

cm 2 、 σB は 2 ラ 8~304kgf/cm2 、 ψw は 0"'--0. 1 9 3である。試験体は合わせて

49体でほとんどはせん断破壊型である。

図4に加力装置を示す。加力は一定軸力と正負定振幅多数回繰返しによる水平力である。

軸力比は 0~2/3 である。
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2. 2 実験結果

表2に最大荷重などの試験結果の一例を示す。図ちから図 13に荷重一変形曲線の例を

示す。

図 14に各種類のひびわれ位置(b )とそれぞれの発生荷重(el )との関係，およびひ

びわれの例(c )を示す。

そのうち、図 15と図 16は曲げせん断ひびわれ荷重(図 14②)時とせん断ひびわれ

荷重(図 14②-)時のせん断応力度τCと、平均軸応力度σOおよび補強筋比Pwとの

関係を示す。図中の実線は大野・荒川式mi n. によるせん断ひびわれ時せん断応力度に

主応力度式で σOを考慮、したものを表している 。曲げせん断ひびわれ荷重もせん断ひびわ

れ荷重も σOによる影響が大きいが、 Pwや補強筋形式(・:二重らせん， 0:在来 )に

よる差は少ない。

図17は終局せん断強度とせん断補強筋量の関係を示す。せん断破壊したものの最大耐

力は、補強筋量 PW自 σyや補強筋形式による差が著しく、二重らせん帯筋柱は在来型より

大きい耐力とねばりを示した。ほとんどはせん断圧縮破壊であるが、最大耐力までに主筋

に沿った付着ひびわれが生じており、付着破壊とみられるものもあった。最大耐力以降付

着ひびわれはさらに顕著となった。また、 ψwの小さいものほど顕著である 。また、最大

耐力がせん断で決まったものはたとえ二重らせん帯筋柱でも最大耐力以降逆 S字ループを

描いている。また、最大耐力以降では補強筋係数ψwが大きくても繰返しによる耐力低下

はかなり大きい。しかし、大変形時でもらせん帯筋柱の低下率は、在来帯筋に比べて小さ

い。二重らせん帯筋で主筋との溶接を施していないものは、せん断ひびわれ後、変形が著

しく増大し(図ラ.図6)、溶接を施したものの8割程度の耐力(図 17の・， .A)であ

った。また、同ーの補強筋係数でも、細いものを密に巻いたものはひび、われ後の変形が小

さかった。しかし、最大耐力やそれ以降の耐力低下はほとんど同ーの傾向を示した 。また、

補強筋の角度を 4ラ。としたものは、角度を 6ち。としたものとほぼ同一耐力であるが、

軸力比が 1/3の場合、最大耐力以降の耐力低下が著しかった 。

図 18は軸力の有無による最大強度比とせん断補強筋量の関係を示す。せん断補強筋量

が増すほど軸力の有無による違いが小さくなっている。

図19はせん断補強筋の効果を抽出したものである。補強筋量が増すほど補強筋の効果

が減少して一定値になる傾向を示している。

図20 (a)は最大荷重時の部材角とせん断補強筋量の関係を示す。補強筋量が増すほ
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ど交ff;能力が増していることを示している 。また、図 20 (b)はトラスアナロジーによ

る交形量の算定法を示す心Oc はコンクリ ー ト斜材による変形量を表わす。ここで、斜材

のひずみ皮はコンクリ トグ)-'f均ひずみ皮で補強筋昼と関係した式を実験から求めている 。

δsは引張り弦材による変形量を表わす υ 弦材のひずみは軸方向j鉄筋の平均ひずみから求

めている

[泣21はせん断補強筋の荷重 一ひずみ関係の一例を示す o

M22はせん断補強筋のひずみ測定位置を示す。

凶23lません断袖怯筋グ)軸方 ¥uJのひずみ分布の例を示す。
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表 2 試験結果の一例

2 ) 3) 4 } 5} 6} 7} 8} 9} JO) J1) 

1'11ぷーに r 11ぷじ P M.I.C τMJ.C P .... て国・= OI'.".“ Fu i IUI'c I'uじ ーー防ー.. ー'ー‘ー
Nω(1  (tυn) (kg/cm' ) (Iun) (kg/cm' ) (too) (Iq~/cm' ) c.II.IJm・B ι • . P H.Y (cm) Mud" 

17.8 17. !! 13.0 17.8 13.0 39.1 28.6 一 0.46 0.50 S.C 
ー-

2 4L9 32.9 35.0 25.6 44.9 32.9 一 0.32 0.25 S.c:. 

3 20.0 30.0 l2.0 41.8 30.6 70.8 51.!I 1 . 30 0.8l 1.06 S.c. 
4 40.0 46.5 34.1 50.0 36.6 67.3 49.3 1.12 0.57 0.50 S.L.B 

トーーー一一d

1. 30 5 17.2 す日 14.7
22.0 70.8 51. 9 0.83 0.50 S.C 

--
1. 22寸ー0.626 29.5 l!J.3 I 56.0 41. 0 70.0 51.. 0.50 S.C 

7 30.0 50.0 36.6 30.0 22.0 70.0 51.4 1.16 0.50 0.20 S.C 

8 14.0 18.0 13.2 20.0 14.7 65.7 48.1 1. 32 0.77 0.52 sc 
トー一ーーーーー一一一ートーーーーーーーーートーーー

9 28.5 65.0 50.0 47.6 36.6 69.5 50.9 1 27 0.56 0.25 S.C 

10 45.0 45.0 33.0 28.5 20.9 60.0 44.0 1. 00 0.43 0.25 S.C 

11 20.0 20.0 14.7 15.3 11.2 89.5 
65一.一6一ー1トー1一一.一2ー8・ 1.03 0.97 S.C岨

←一一一一一一一トーー

12 50.0 36.6 57.0 41.8 92.7 67.9 1. 26 0.89 1.03 S.C 

13 I 74. 0 74.0 54.2 63.5 46.5 91.5 67.0 1. 14 0.70 0.50 S.C 

14 30.0 22.0 42.0 30.8 77 .8 57.0 1.12 0.91 2.04 S.C 

15 j 40.0 48.3 35.4 48.3 35.4 75.0 55.0 0.97 0.61 1.14 S.c. 

16 25.0 18.0 13.2 30.0 22.0 70.0 51.3 1.αコ 0.82 i 0.50 S.C 
17 62.1! 4臼O 35.9 60.0 44 .0 77 .2 56.6 1.00 も 59 0.50 S.I..H 

18 20.0 30.0 22.0 40.0 29.3 92.4 67.7 一 0.87 0.85 S.C 
』ー

19 30.0 50.0 36.6 58.0 42.5 91. 3 66.9 一 0.64 1. 00 S.C. I 
聖司

20 15.0 15.0 11.0 30.0 22.0 55.0 40.3 1 . 32 0.95 1. 50 S.C 

21 36.0 42.0 30.8 42.0 30.8 57.0 .1.8 108jO師 1. 50 S.L.B 

22 27.5 50.0 36.6 40.0 29.7 53.0 38.8 1. 00 0.61 0.75 S.C 

23 15.0 30.0 22.0 30.0 22.0 68.8 50.. .. 1.30 1.19 3.08 B 
.‘一一一一

24 46.0 50.0 36.6 50.0 36.6 76.8 56.3 1. 14 0.89 1. 50 S.CしB
-~_. 一一一 ・_.ー ト一一一一一

25 J 4.0 22.5 16.5 37.5 27.5 53.0 38.8 1.00 0.91 1. 50 S.C 
、z ト一一一

26 26.6 48.8 35.8 56.0 41. 0 68.0 49.・8 1. 00 0.79 1. 50 S.L.A 

Note -一 1) Bentling Crack LOiltl (Initially Observed) 
2) Bendtng Shcar Crack Load. 3) Average Shcar Stress at 2) 

4 ) Middle lncl incd Crack Loatl. 5) Averagc Shear Slrees al 4). 

6 } Maxlmum Load. 7 } A veragc S hea r S lnss a t 6) 

8) Rallo 10 Max. Load o( Conve:-nlional Hoop's Specimen with the Samc Web Rcinforcemenl Rati。
9) Ratio to Bending Yieltl Load Cnlculated. 

10) Deflect ion at Max. Loau 11) S : Shear Failure Type. S.C. : Shcar Compression F.ilure Type. 

s : sendiog F.ilure Type. L.B.: uteraJ BuckJing. 
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図 17 終局せん断強度とせん断補強筋量

n

u

n

U

A

U

n

U

A

U

 

勾，・

p

h

ν

F

、J
w

a

-

-

q

‘“

ご
E
ω
¥
国
」
)
ぷ

l
J
H
-
J

Symbol 

車出力の有無による違い

吋
.バU

・

‘，

dF
 

』

甲

，y
'

・
ノ
+

、

y

l

y

'

 

4
1
1
1
J
 

ィ

、

，

/

-

勧

ι
F

〆

，，
，

，
 

，

，

，

 

r

，
 

f

l

・企

f
a
'

〆

，

〆

，

〆

，

‘

叫

、

〆

，

L
J

〆

〆

ら

ヮ

，

，

，

・4
f

J

'

'

f

q
ノ

'

4
0
ノ
'

b-
o
位

、
"
〆
・
J

・A
・4

，
J
 

/
司
グ

〆

d
'

〆

/

，

i

dw
〆

p
y

'

'

a

a
j
 

/

〆

f

-

〆

/

'

』

ノ

/

，

-

，
，
〆
'
-

ノ-，-

L
l

喧

nu

n
H
M

《
H
U

20 

。ouhleSl'iral Hυωp Sp~cimen 1 
} am  

。 ConvenlionalHωp Specimen 
， =-I 0 

IId a/D=I.5 

骨骨.~ Sl'ecimens W ilh Axial Load 

A No Weld 

一....1-
20 30 ~O 50 60 70 80 90 

PW'Sσy(lI.g/cm2) 

図19 せん断補強筋の効果

10 20 30 40 50 60 
ムーーーー」ーーーー---1-
70 80 90 

PW'Sσy (kg/cm2) 

図20 (a) 最大荷重時部材角

、，，，
'

d

 

a--' 
aEa--

t 
ιー一一一ー-4

NOle. 

O c Ih = C [ 11 ( j Ih + h / j ) 
Os/h = 5 tlh/i 

ROlalion AngJe た Ôc+Ò~
=O/h =ームイ一三

of Member 

0.3 
・ε11=(0.2+ II Pw'sσy)% 
s εl = r 0.J8% (σ。=okg/cm2)
) O. H! l !c''4..!:' % (σ。=73.3kg/cm2) 

図20 (b) トラスアナロジー

による変形量の算定



+5 

ε( XI0-') ε(X 10-') 
一10

(b) No.16-C 

図 21 せん断補強筋の荷重一ひずみ曲線図22 ひずみゲージ貼付位置

，、

広』

U

1600:|(吋)

A 

o ~P正CIMENI
Nu. 1I 

ロ NO.13
O Nu.11 

十 Nu.16
--'1 LÔ υINGI 
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3.二重傾斜帯筋柱のせん断耐力計算値と実験値との比較

計算にあたって、補強筋係数ψwについては一重らせんと在来帯筋も二重らせん帯筋と

同様に扱った。一重らせんの場合でも材軸方向と傾斜しているので、部材の片方を十 α補

強筋とすれば、一方を 一α補強筋と考えられる 。また、在来J帯筋はαを90 。とすればよ

い。この場合+α補強筋と -α 補強筋は同じものとなるので補強筋係数ψwは通;常の];/ 

2と考えればよい。

計算結果、ほとんどの場合アーチ機構は形成されなかった。アーチ機構は補強筋係数 ψ

w がOか小さい場合と、補強筋の角度αが4ち。の場合に形成された ω また、コンクリ ー

ト圧縮束の角度θの最小値は約 90 でψwがOの場合であった。 ψwが大きくなるはど ρ

は大きくなる。 θの最大値は約 380 で、 30 。前後が最も多かった 。コンクリ ート圧縮

束と補強筋の応力状態としては状態 11 が最も多く、ついで、 12 、 11 が続き、 14 0) 

状態はなかった。 14 の状態は最もせん断耐力が高いが、相当 ψwを大きくしなければな

らないので、高強度の補強筋を用い密に補強する必要がある 。

図24にせん断耐力計算値と実験値の比較を示す。横車由が計賃値で縦軸が実験値を表わ

す。それぞれせん断力Vを (νσB b g )で除して無次元化した Vである 。一部曲げ破壊

したものや、付着破壊または付着ひびわれの顕著なものは実験値が計算値をかなり下旬]~) 

ている。これらを除けば、補強筋の形式や軸力の有無にかかわらず、計算イt[{と実験伯はよ

い対応を示している 。補強筋のないものでは、実験値が計算値をかなり上回っている リ補

強筋がない場合、計算値はアーチ機構のみしか考慮、されない O しかし、実際には主筋とコ

ンクリートの聞には付着力が存在しており、補強筋を介さないトラス機構の存会iが考えら

れる。

図2ちは横軸に補強筋係数ψwをとり、実験値と計算値の比を縦軸としたものである 。

前述の曲げ降伏型または付着破壊型のものおよびψwがOの場合を除けば、ほぼψwの全

範囲にわたってよい対応を示している。二重らせん帯筋の多くは実験値が計算値を上回っ

ている。在来型と一重らせん帯筋に実験値が計算値を下回っているものが多い。また、計

算値は付着破壊しないと仮定しているので、二重らせん帯筋でも付着破壊したものは実験

値が大幅に低い。 ψwがOでアーチ斜材のみの場合には、斜材応力が圧縮強度に達すれば、

アーチは最大耐力を示すので、前述のはり機構の代わりに有効強度係数 νをψwがOの場

合に限り便宜的に圧縮強度と無関係な 1とすれば、実験値と計算値の比は 1.ち]， 1. 

73，2.07が0.91，1.04，1.17と大幅に改善される 。
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4.結論

二重らせん帯筋柱の水平加力実験で、耐震能力が在来帯筋柱に比べて優れていることを

示した 。また、この様な柱のせん断耐力評価にせん断圧縮破壊形に対して、第 7章の評価

方法が有効であることを示した 。ただ し、 せん断スパン比の大きなものや計算の対象外の

付着破壊のものや曲げ破壊のも のでは計算値は実験値を過大評価している の
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第 9章 多段配筋短柱のせん断設計
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1 .序

柱がせん断力を受ける限り、地震時、柱頭・柱脚は真の曲げ耐力に到達することはでき

ない。そこで、第3章で曲げを考慮、したせん断耐力、または、せん断を考慮した曲げ耐力

時せん断力の評価式を提案した 。

必要保有水平耐力に対して柱の保有水平耐力をチェックする時は、あらかじめ許容応力

度設計によってせん断補強筋量が定められているので、この評価式を適用してチェックす

ればよい。しかし、断面設計の初めから評価式を用いることは以下の理由で難しいと考え

られる。すなわち、与えられた軸力比 ηが、どの軸力比の領域にあるかを判断しなけれは、

ならないが、領域の境界軸力比自体も未知のせん断補強筋係数ψwyの大きさによって決ま

るからである 。

しかし、別の方法として軸力比ηには変動があるので、軸力比の全範囲で、曲げ降伏を

せん断補強筋の降伏と同時か、補強筋の降伏に先行させるように、 ψwyを第 3章で述べた

釣合補強筋係数ψb以上にしておく方法が考えられる。この方法は非常に簡単であるが、

あまり経済的とはいえない。また、 ψbを用いて求めた柱の保有水平耐力が必要保有水平

耐力以上であればよいが、仮に、保有水平耐力が必要保有水平耐力を満足しない場合は、

逆に必要保有水平耐力以上となるようにψbを求め、 ψbとなるように断面変更をする必

要がある。このためには、 ψbの定義から引張り鉄筋係数 qを高めたり、断面せいDを大

きくして入を小さくすればよい。しかし、軸筋の降伏で決まる軸力比領域II，VIではψb

を高めても、せん断補強筋が弾性範囲で有効に働かないので、同ーの軸力比でせん断補強

筋を効果的に働くかせるために、中段筋係数 qmを大きくする方法も考えられる 。

もっとも効率的なせん断補強方法は、軸筋降伏と同時に帯筋も降伏する場合である O こ

れに相当する軸力領域は第3章で述べた EとVである。さらに、この領域の中でも軸筋が

弾性範囲である軸力領域IVとの境界軸力比η3 とη4においてさらにせん断補強量を少な

くできる。そこで、本章ではこのケースについて具体的に検討してみる。
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2.引張り軸筋，中段筋，帯筋の同時降伏時のψWyの算定

ここでは、引張り軸筋の降伏する軸力比の範囲で考え、圧縮軸筋の降伏するほどの高軸

力比は考えない。すなわち、第 6章の軸力領域EとIVの境界軸力比η3から ψWyを算定す

る。 η3 を再掲載すると

η3 ニ ηo + A 1ψw十 r/2

ただし、

1/ 0 ー← 2q --q m 

Alニ (j t 1 cot φ十入) co t φ 

cotφ 二 2 ψwy三五 O. 2) 

ニ~ ( 1 //ψWy -1) (0. 2三ψWy三O.5) 

二 1 ( O. 5壬ψwy，ψWy二 O. 5とおく 。)

ψ W ψ W Y ( ψ Wy三五 ψ b ) 

=ψb (ψb壬ψWy)

ψu=2q/(入 cotφ) 

r=l-kψw 

k = 1十 cot2φ

( 1 ) 

以上の式を用いて軸力比 η，引張り鉄筋係数q，中段筋係数qm スパンせい比入が与

えられ時、引張り軸筋の降伏と同時に帯筋も降伏する場合のせん断補強筋係数ψwyを求め

る。ただし、 ψWyがO. 2を越える高補強は、一般的といえないことと、 cot φがψwyの

関数となり、 ψwyの算定が複雑になるので、ここでは、 ψWyが0.2以下の場合について

検討する 。この場合 cotφ=2となる。次に、 ψwy三五 ψbと仮定して、 ψw こ二 ψwyとおき、

ψwyについて解くと次のようになる 。

η-ηo -1/2 η十 2( q十 qm/2)-1/2

ψwyニ

Al-k/2 (jtl cot φ十入) cot φ-( 1十 cot:;~φ) /2 

( 2 ) 

-119 -



以上について、グラフ化したものが、図 1である。軸力比ηを縦軸に、せん断力係数 V

をjt 1で除したものを横軸にとり、次の条件でq豆 O. 4 5まで描いている。

入=2，jtl=O. 8， ψVfy三五 O. 2 (かつψwy壬ψb) 

図は、 qが一定の斜めの直線(O. 0 1ピッチ)と、 ψwyが一定の縦軸に平行な直線(0 . 

o 1ピッチ)を描いている。また、中段筋がある場合は、中段筋係数 qmを各 qで与える
と図が複雑となるので描いていない。しかし、 qmがある場合、境界軸力比 η3ではせん

断耐力は qm= 0の場合と変わらないから、 ( 2 )式において

2qo =2q十 qm

となる qoを求め、あらためて qoをqとしてグラフを用いればよい。すなわち、 qo

q+qm/2を求め、あらためて qo をqとおき、与えられた軸力比 ηとの交点、における
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ψwyとv/ j tlを求めれば、ヲ|張り軸筋の降伏と同時に帯筋も降伏する場合のψ"が求ま

り、同時に、その時のせん断力係数V を求めることができる。

仮に与えられた軸力比ηに対して(2 )式を用いて計算した ψ"が、 ψbを越える時、

図 1では、 ηがψbで決まるグラブの上限を越える時、もし、 ηがψbで決まる η3 とη

4 の間にあれは、 ψwyをψbとおく 。ただし、引張り軸筋の降伏と同時に帯筋も降伏する

が、中段筋は弾性範囲である。ここで仮に qm を小さく断面変更すれば、中段筋の降伏も

可能になる 。さらに、 ηがψbで決まる η4 を越えるような場合は、帯筋が降伏する前に、

圧縮軸筋が先に降伏することになるので、この節の設定と異なるが、 η4がηになるまで

qm を大きくするか、さらに、 qを大きくしたり、入を小さくして ψbを大きくすれば、

帯筋の降伏と圧縮筋の降伏を同時にすることは可能で、ある。しかし、断面変更を伴う。

スパンせい比入が異なる場合については、 ( 2 )式を用いて直接計算することができる。

また、いくつかの入の異なる図を用意しておき、直線補間する方法も考えられる。

次に、求められた ψWyとvから帯筋比Pwとせん断力Vを求めるためには以下のように

すればよい。

Pwψwy・ νσB/σwy

V=v'νσB b D 

ただし、 νはηq，q m の算定に用いたものと同ーのものを用いる。第6章で、示したよ

うに、下式を用いても安全側であったが、

ν=  O. 8-σB/2000 

さらに、下式を用いれば，さらに十分なせん断補強となる。

ν= O. 7-σB/2000 

ここで、 σBσWy コンクリート圧縮強度，帯筋降伏点 (kgf/cm2
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3.結論

第 3章の多段のせん断耐力評価式から、任意の軸力比とせん断力を両方満足する帯筋比

を算定することは容易ではない。しかし、任意の軸力比が与えられた時に、軸筋と帯筋が

効率よく同時に降伏するような最小の帯筋とその時のせん断力をを求めることは容易であ

る。軸筋が引張り降伏する一般的な軸力比で、 ψれが0.2以下の一般的な条件であれば、

ψwyは(2 )式で求まる。また、 ( 2 )式をグラフ化すれは、図上でψwyが容易に求まる 。

同時にその時のせん断力も算定できる 。グラフ化の一例を図 1に示した O その際、有効係

数νに(O. 7-σB/2000)を用いれば十分安全倶uの補強となる 。
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第 10章 短柱の軸方向耐荷力

12:3 申



1 .序

前章までは短柱のせん断耐荷カについて述べてきた。本章では軸方向耐荷力について検

討する。わが国の中低層建物では、通常、柱の設計は地震荷重に支配され、せん断耐荷力

が問題となるが、軸圧縮力は支配的でない。しかし、固有周期が長くなる高層建物では、

地震入力が小さくなる代わりに、下層部の柱は軸圧縮力が支配的となる 。そして、高軸力

に抵抗するために、一般に長さに比べて断面せい大きくなり、短柱となる 。

特に、外側の柱には内部柱と異なり、大地震時、柱の設計軸耐力を越えるような不確定

な高軸力に対しでも耐力を保持してエネルギーを吸収する変形能力(粘り)が要求される 。

変形能力を高めるためには多量の横補強筋でコアコンクリ-トを十分に拘束しなければな

らない。特に、横補強として円形のらせん筋を多量に用いた場合、コアコンクリ -トに均

ーな多軸状態を期待できる。また横拘束すれば無拘束のものより軸耐力も高めうる 。比較

的低軸圧でせん断の支配的な柱を対象としてきた第9章までと異なり、本章では、せん断

が支配的でなく軸力が支配的な柱に対して実験的に検討している 。コアコンクリ ートをで

きるだけ均ーな多靴状態として高軸力に対する変形能力を高めるため、間隔を密に配した

らせん筋を配した円形および矩形断面の短柱について、中心または偏心圧縮試験を行って

いる。また、らせん筋の直径または軸方向鉄筋の有無についても調べている 。さらに、圧

縮域での繰返しによる耐力低下についても調べている 。
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2.実験概要

試験体の寸法は矩形断面では 15 cm x 1ラcmx3 Ocm、円形断面では r5 cmφ x 3 0 cm 

である 。両タイプの柱の変数はらせん筋の直径、軸方向鉄筋の有無、および荷重状態が中

心圧縮の場合と偏心圧縮の場合である O らせん筋は 3φ と6φ の2種類で、補強筋比を 4

%と一定とするために各々間隔は O. ラcmと2. 1 4 cmでコイル状に巻いている O 軸筋と

して 6φ を用いた。これら補強筋の降伏点、引張り強度および伸びは、それぞれ 3(pが2.

o 9 t/cm2 ， 3. 2 2 t/cm2 ， 3 0 %で、 6φが2. 8 8 t/cm2 、3. 8 8 t/cm2 、28
%である 。コンクリ -トのシリンダ一強度は各々の試験体に対して表 1に示す。加力状態

を写真 1に示す。試験体の上部と下部はピン支持とした。各試験体とも断面の主軸線上で

図心から等距離離れた位置で材軸方向の変形と、試験体の高さの中央部における前主軸と

直交する横方向の変形をいずれも電気式変位計で測定した O また、 6φのらせん筋につい

てはワイヤストレインゲージによりひずみを測定した。

表1 最大荷重等一覧

試験偏己号
ロンクリート強度 猷階trij. 側首面撤搬 C σB Pmax 

e 献 (mm)(mm)(kg/cm2) (ton) 

3-0 196.1 62.0 1.41 

口
3-6 202.2 67.6 1.49 
6-0 205.2 51. 8 1. 12 
6-6 205.2 61.8 1.34 。
3-0 172.3 66.4 2.18 

O 
3-6 172.3 76.0 2.49 
6-0 188.1 48.8 1.47 
6-6 188.1 58.0 1.74 

3-0 196.1 53.0 1.22 

1/6 口 3-6 196.1 51.3 1. 16 6-0 205.2 48.2 1.04 
6-6 205.2 51.5 1. 12 

3-0 172.3 62.5 2.05 

1/8 O 
3-6 188.1 63.8 1.92 
6-0 188.1 42.0 1.26 
6-6 206.2 55.5 1.52 

* Ac = 225cm2 (口)，177cm2 (0) 
ネ*P 5% :縮み量が5%のときの荷重

ttije PP15H% ax 

1.00 0.71 
1.07 0.72 
0.80 0.71 
0.91 0.68 

2.07 0.95 
2.46 0.99 
1. 41 0.96 
1.46 0.84 

0.86 0.71 
0.91 0.78 
0.80 0.77 
O. 76 0.68 

1.61 O. 78 
1.47 0.77 
1.01 0.80 
1.07 0.70 

主筋は 8-6φでいずれの試験体も被りをほとんど
付けなかった。
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3.実験結果と検討

表 1、写真 2、3および図 1、2に最大荷重などの一覧、各試験体0)最終破波状況と終

局までの荷重一変位曲線を示す。以下では、主に集中軸荷重を受ける試験休について笑験

結果を述べる。円形断面柱は断面積が小さいにもかかわらず、矩形断面柱より大きな最大

荷重を示している。円形断面柱の最大荷重を断面積で除した平均応力は 3φ筋の場合コン

クリートのシリンダ-強度の約 2倍であり、 6φ筋では約 1.ち倍である 。図3は、最大

荷重時の平均応力とコンクリ-トのシリンダ-強度との比を、横軸にらせん筋が引抜り降

伏する時に一様に生ずると仮定して求めた横拘束圧とコンクリ ートのシリンダ-強度との

比をとり、プロットしたものである。図3の実線は参考文献 1)から引用したもので、 三

軸応力下のコンクリ-ト強度の増加量を示す。 3φ筋の場合はすべて実線近くか実線より

上方にプロットされているが、 6φ筋の場合は実線より下方にプロットされている h 円JF3

断面柱の荷重は軸方向のひずみが約 1%を越えると荷重の伸びが少なくなり、約 5~)辺り

まで荷重を保持しているが、その後らせん筋の一部が破断して徐々に荷重低下している 。

3φ筋の試験体は 6φ筋のものより高い荷重を示すばかりでなく、かなり大きな靭性を示

す。特に、縦筋を持たない 3φ筋の試験体の荷重はは 17%のひずみまで減少しなかった。

縦筋は最大荷重を増加させるが、局部的な座屈現象をともない靭性を低下させることは注

目すべきことである。一方、矩形断面柱の場合、最大荷重時を断面積で除した平均応力は

3φ筋の場合コンクリートのシリンダー強度の約 1.ち倍であり、 6φ筋では約 1. 1~. 

1. 3倍である。これらの試験体の荷重はひずみ約 1%で最大荷重に達するや否や約 5%

のひずみで最大荷重の約 70%まで低下する 。しかし荷重低下しても平均軸応力度はコン

クリートのシリンダー強度の 6φ筋で8割、 3φ筋で 10割を保持している 。このひずみ

の後、耐力を保持しつつむしろ徐々に荷重が増加することは注目すべきである 。このうち

3φ筋の柱の荷重は 20%のひずみを越えた範囲においても増加しつづけ、一方、 6φ筋

の柱は約 15%ひずみでらせん筋とらせん筋の間から内部コンクリートが崩れ出し縦筋も

座屈することにより、荷重増加が止まったり、荷重が減少したりする。柱は車由街重を受け

ると内部コンクリ-トはポアソン効果により横方向に拡がろうとする。矩形断面柱の場合

らせん筋による辺部の拘束は弱く主に隅角部で拘束される。逆にらせん筋には隅角部拘束

による引張り応力と辺部の拡がりによる曲げ応力を受ける。らせん筋が降伏すれば、これ

以上の拘束力は働かなくなるとともに、曲げ変形により、コンクリ-トの辺部が急にはら

みだし、荷重は急に低下する。しかし、コンクリート断面が準円形に変形すると、荷重低

126時



3-6 6-0 

矩形柱

3-6 6-0 
円形柱

3-0 3-6 6-0 

円形柱

3-0 

破壊状況(偏心圧縮)写真3破壊状況(中心圧縮)写真2

P(t) 
80 

柱

柱
形

形
矩

円

70 

1
i
 
図

古
川

J

60 

50 

20 

n
H
u
n
u
v
 

n
u
v
 

40 

30 

10 

一m

%

‘ー・4、、、『戸ー一ーーー、、

ぇ ) 斗ι 出 3'n
J「ーヤ¥6:i

図2 偏心圧縮の荷重一絡み量曲線

P (t) 
10 

f 一一_3てち一一、~

人一一一_3-0 ¥¥ 
JAf ¥一一一一一一斗一一一一一一一一

一ー¥¥6-6 ¥¥ 
3 - ~一二三

~ ::- Q二三ごご一二ててご :\主-二二
ミ己 ーー 、 二去さ-= ~ - -..:三:;;:::1"::で三三.lrro.， _一 一-ニ

~:\，. ---一千く¥
~ :: o \\、\

、一ー一一「ーへーー一ーーーー一寸

J ¥止

L一一一一一一...L
20 30 40 

6.7 10. 13.3 

中心圧縮の荷重一縮み量曲線

60 

50 

127 -

40 

30 

20 

10 



下はとまる。その後準円形断面に対してらせん筋の拘束効果が再び生じてきて荷重は徐々

に増加を始めることになる 。図4は測定した縦横の変形から求めたボアソン数とィ苛重の関

係を示したものである 。最大荷重以降、荷重の減少とともにポアソン数も減ノかするが、矩

形断面柱の場合、荷重減少がとまり、荷重が再び増加を始めるとポアソン数も増加を始め

ることは興味深い。

偏心荷重の最大耐力は中心荷重より 1割から2割低下するが全体として中心街重σ)結果

とほぼ向様の傾向を示す。しかし、偏心荷重を受けた円形断面柱の靭性は中心荷重(})場合

σv 
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図3 最大強度と横拘束圧の関係
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よりかなり小さくなっていることは注意すべきである。

図5は縦ひずみ 1.ち ~Ò ， 4%， 8%で荷重を Oにもどし再加力すると耐力がどのよう

に低下するかを示したものである 。縦ひずみ 1.ち%では円形断面柱の多くが最大荷重に

達していないものが多く耐力低下は小さいが、一方矩形断面柱の多くは最大荷重に達して

おり耐力低下も大きい。最大荷重付近や最大荷重以降では円形断面柱でも耐力低下が大き

くなっているが、全体的に矩形断面柱のほうが大変形時に円形断面柱に比べて耐力低下が

大きくなる傾向を示す。

1.0 

0.8 

0.6 

繰返し回数
10 

3・6

( a )中心圧縮

15. % 
} 8.0% 
1.5% 

8.0% 
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0.8 

図ち 繰返しによる荷重低下

( b )偏心圧縮

ε4.0% 

ー}1.5% 
15.% 

8.0% 

Roweの砂粒子のパッキング理論を1969年Gardnerは多軸下のコンクリートに適用して抵

抗機構を論じている 。すなわち、コンクリ-トを巨視的な連続体として捉えるのではなく

微視的に捉え、コンクリ-トの構造は骨材と骨材同志を立体的に結び付けるセメントペー
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ストによって構成されているものと考えている 。そこで、筆者はコンクリ -トを図 6中に

示す立体トラスユニットにモデル化し、中心荷重を受ける円形および矩形断面柱の多軸下

の挙動を解析している。多軸応力状態はポアソン効果によって生じた横方向]の変形が拘束

されることにより生じる 。そこで一軸応力下のトラスユニットのポアソン効果を図4中の

一点、鎖線が示す無補強コンクリートの軸荷重ーポアソン数の関係を単純化したもので与え

ている。そして、この軸荷重一ポアソン数の関係を満足するように、トラスユニットを構

成しているトラス部材の部材端において各部材端力と部材端変形の関係を求めて置く 。こ

のトラスユニットを組合わせてコアコンクリート部分を構成する 。また、コアコンクリ ー

トの横の拡がりを外周で拘束する横補強筋は隅角部で接合部を持つラ ーメン材と考え、ト

ラスユニットとはピン接合とする。解析は一様な軸方向の変位を与えて、それに応ずる荷

重を繰返し計算によって求めている。以上の詳細は筆者の文献 2)を参照されたい£ただ

し、円形断面に関しては 1ユニットの立体トラスが隅角部のみで拘束されているものと考

えている。解析結果の一例を図 6に示す。矩形断面柱の解析ではラ ーメン材が隅角部で曲

げ降伏して急激な荷重の低下が生じて 1%ひずみまで低下している 。斡ひずみの大きさは

異なるが、実験と同様の挙動を示していることがわかるしかし、 1%を越えるひずみに

関してさらなる解析が必要である。

400~-

↓J 
J~\\4 

~~~ 
戸↑

J
 
J
 

300 
("aロ

¥
M
a
)
b 
200 

100r・

0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 
ε(%) 

図6 立方体トラスユニットを用いた解析による応力度-ひずみ度曲線
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4.結論

鉄筋コンクリ ート短柱。)軸応rUJ耐街力に関する研究で以下のことが言える。

1 .補強筋比4%と注目LK ibせん筋を密に巻いた円形断面柱が中心または偏心軸荷重を受

ける J)-1i7、故大強}支は、んせん筋が降伏点に達するものと仮定することによって決定され

る績拘点庄の偵を、 ミ軸JJむ力下のコンクリ-ト強度に関する既往の実験式に適用すること

によってれ{曲しうる -'}i、[ii1ーの補強筋比でも太径のらせん筋の場合や矩形断面柱の場

介は上 tj己式で予測される他より下回る い

乙.711形断i向iH:Li:、円形断面柱に比べると靭性が之しく、最大荷重に達すると最大荷重

の約 7 古IJ まで急に {~I 主主が低下する 。 しかし、断面形状が準円形になり、縦ひずみが大きく

な、ってもが07害IJの耐 jJを保持している。

3.縦筋は軌}irul耐荷力を高めるが、局音s的な座屈現象をともない靭性を低下させる 0

4. 立体トラスコー二、ソトを用いた矩形断面柱の解析ではラーメン材に置き換えた横補強

筋が、間角部で曲げ降伏することで、実験と同様の急激な荷重低下が得られた o
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第 11章まとめ

本論文は建物の高層化，超高層化のために必要な鉄筋コンクリート短柱の耐震能力を理

論と実験の両面から詳細に検討した。その結果、以下のことが明らかになった。

1 .多段配筋短柱のせん断耐力を評価する上で重要なせん断圧縮破壊型について、椅限解

析の下界定理に基づき詳細な理論的考察を展開した 。トラスとアーチからなるせん断伝達

機構に中段筋の付着を考慮、したモデルを提案し、一定軸力下で逆対祢曲げを受けるれを解

析して、中段筋が降伏しない軸力範囲で多段配筋柱の耐力は多段配筋でないものとあまり

変わらないこと、しかし、最外筋とともに中段筋が降伏する場合は同ーの軸力で中段筋が

軸力と曲げを負担して、多段配筋柱の耐力が高くなることを示した。

2.上記のより実用的なせん断耐力評価式を導いた Q 軸筋が降伏する場合とそうでない士見

合の両ケースについて実用式を提示すると共に、せん断圧縮破壊型とは別の特殊な斜張力

破壊型についても実用式の提案を行った。

3.上記の実用的耐力評価式の検証のために行った計 1ちO体におよぶ短柱の水平加力実

験結果から、作用車由力比と帯筋比がともに小さく軸筋が降伏しない特殊な場合は斜旅行破

壊して多段配筋でないものより低い耐力を示す場合のあることがわかった。

4.高強度材料を含む帯筋柱の実験結果に、上記多段配筋短柱の実用的せん断耐力評価式

を適用し、評価式の有効性を示した。また、斜張力破壊型についても実用式の有効性を示

した。

与.二重に傾斜したらせん帯筋を有する短柱のせん断耐力について、理論的考察と実験的

考察を行い、この種の柱は在来フープ。柱に比べて耐震能力が優れていることと、理論の有

効性を示した。

6.上記多段配筋短柱の実用的せん断耐力評価式によるせん断設計を試み、与えられた軸

力比に対して軸筋降伏と同時に帯筋も降伏する効率的なせん断補強量の算定方法を提ボし

た。

7.高軸力を受ける短柱の軸耐荷力について実験的に検討し、矩形と円形断面を持つ試験

体の中心と偏心圧縮実験を行い、細く密に巻いたらせん筋が柱の軸耐荷力と変形能を著し

く高めうること、また、解析的にも荷重一変位関係をほぼ追跡できることを示Lた。
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