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  RC 柱の耐震性能設計においては，せん断破壊のような脆性破壊を回避し，十分に靭性が確保されるよう設計
されることが重要である．本論は，RC 柱の靭性に著しく影響を及ぼすせん断劣化現象を実験から検討するもので
ある．まず，せん断劣化現象を考慮した破壊形式の分類を行い，破壊形式の違いによる靭性評価法を示した．さ

らに，せん断劣化の主な要因とされるコンクリート負担分の劣化傾向を変位靭性率，曲率靭性率を用いて評価す

ることによって，部材レベルと断面レベル双方からのアプローチを試みた． 

 
Key Words ： reinforced concrete column, shear degradation, ductility evaluation 

displacement ductility, curvature ductility 

 

1．まえがき1) 2) 
 

1995年 1月に発生した兵庫県南部地震による被害規

模は戦後最大で，阪神高速道路や鉄道高架橋をはじめ

とする多くの土木構造物が倒壊した．現在では，この悲

惨な事実を受け，多 くの研究機関によって，膨大な数の

被害報告や被害原因に関する研究成果がまとめられ，

鉄筋コンクリート（以下 RC）構造物の耐震設計において

は，脆性的な破壊を回避するため，耐力だけでなく部材

降伏後の変形性能すなわち靭性が十分確保できるよう

な設計が重要とされている． 

本研究は，強震下におけるRC柱の靭性に著しく影響

を及ぼすせん断劣化現象を実験から検討するものであ

る．既往の研究成果によると，せん断劣化現象の主な要

因として，靭性の増加にともなうコンクリート負担分 Vc の

低下が報告されている． 

つまり，RC柱の靭性評価をおこなうためには，Vcの劣

化傾向および劣化程度を正しく把握することが重要とな

る．また，RC 柱の構造形式や支持条件が複雑な場合に

は，繰返し荷重下における変形挙動を正確に把握する

のは非常に困難となるため，変位靭性率による部材レベ

ルの靭性評価は不適当と考えられる． 

どの構造形式でも適用可能にするためには，断面レ

ベルで評価すること，すなわち，曲率靭性率による評価

が重要と考えられる． 

そこで，本研究では，変位靭性率と曲率靭性率の関

係を整理し，部材レベルによる変位靭性率と断面レベル

による断面靭性率の双方を用いることにより，繰返し大変

形によるコンクリート負担分Vcの劣化傾向の靭性評価を

試みる． 

 

 

2．ＲＣ柱の破壊メカニズム 
 

（1）ＲＣ柱の破壊形式とその特徴 3) 4) 

RC 柱の破壊形式は，主にせん断破壊と曲げ破壊に

大別される． 

せん断破壊は，短柱のようなせん断スパン比が小さい

場合やせん断補強筋の配筋量が極端に少ない場合に

見られ，せん断耐力が十分に確保されていないことが原

因で発生する破壊形式である． 

主鉄筋の降伏する前に終局を迎えるため，変形性能

に乏しく，脆性的な破壊性状を示す．兵庫県南部地震

発生時に崩壊した多くの構造物に見られた破壊形式で

ある．これを反映して，現在の耐震設計では，崩壊後の

靭性確保が新たに考慮されるようになっている．一方，

曲げ破壊は，長柱のようなせん断スパン比が大きく，スレ

ンダーな構造である場合やせん断補強筋が密に配筋さ

れている場合に見られ，構造物が保有するせん断耐力

が十分に確保されることにより発生する破壊形式である．

主鉄筋が降伏することによって基部に塑性ヒンジを形成

し，変形性能に優れ，それ以上の大変形繰返し後もある

程度の耐力を持続することができるため，安定的な破壊

性状を示す． 

また，崩壊過程における両者の特徴を比較し，以下に

まとめる． 
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（a）曲げ破壊による崩壊過程（図-1（a）参照） 

①柱基部（曲げモーメント最大点）において，曲げひび

割れが水平に発生する． 

②曲げひび割れが進展し，主鉄筋の引張応力が徐々に

増加する．主鉄筋はやがて降伏し，塑性ヒンジが形成さ

れる．  

③変形量の増大によって，かぶりコンクリートが次第に剥

離し，塑性ヒンジが拡大する． 

④条件によって異なるが，主鉄筋の座屈（圧縮側）また

は破断（引張側），および圧縮側コンクリートの圧壊によ

って，耐力が低下する．これは，比較的粘りのある安定

的な破壊であり，耐震設計上，望ましい． 

（b）せん断破壊による崩壊過程（図-1（b）参照） 

①柱基部で，まず曲げひび割れが発生する．ここまでは，

曲げ破壊の場合とほとんど変わらない． 

②曲げひび割れ，せん断ひび割れが進展していく．柱

中央部では，せん断ひび割れが斜めに発生することが

ある． 

③せん断ひび割れが局所的に発生し，帯鉄筋（せん断

補強筋）の降伏を助長する． 

④せん断破壊は急激な耐力の低下を招き，粘りが乏しく，

脆性的な破壊となる． 

 

（2）破壊形式の分類法 

RC柱の破壊形式には，先述した 2 種類（せん断破壊，

曲げ破壊）に加え，曲げ降伏後のせん断破壊（以下，曲

げせん断破壊）が存在する．これは，主鉄筋が降伏した

後，繰返し作用によって次第にせん断耐力が低下し，曲

げ損傷からせん断破壊に移行するものであり，せん断破

壊と曲げ破壊の中間的な破壊性状を示す．また，曲げ

せん断破壊を含めた 3種類の破壊形式は，RC柱の包

絡線（P－δ曲線）にせん断耐力劣化曲線を併記するこ

とにより（図-2参照），その交差関係から次のように分類

することができる5) 6)． 

 

（A）せん断破壊：主鉄筋降伏（δ=δy）前に交差する．

（B）曲げせん断破壊：主鉄筋降伏（δ=δy）後に交差 

する． 

（C）曲げ破壊：鉄筋降伏前後を通して曲げ終局点（δ=

δmu）を迎えるまで，交差しない． 

 

したがって，変位靭性率μ=δ／δy，μmu=δmu／δy，

のように定義すると，上記の破壊形式と靭性は次式のよ

うに類別される． 

 

（A）せん断破壊     ：μ＜1 

（B）曲げせん断破壊  ： 1＜μ＜μmu   （1） 

（C）曲げ破壊       ：μ=μmu 
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△：主鉄筋降伏点 
●：せん断破壊点 
○：曲げ終局点 

包絡線（Ｐ－δ曲線） 

せん断耐力劣化曲線 

δy δs δmu 

（a）主鉄筋をパラメータとした場合 

 

（A） 

（B） 

（C） 

P 

δ 

△：主鉄筋降伏点 
●：せん断破壊点 
○：曲げ終局点 

包絡線（Ｐ－δ曲線） 

せん断耐力劣化曲線 

δy δs δmu 

（b）せん断補強筋をパラメータとした場合 

図-2 破壊形式の概念 

 

①        ②         ③          ④ 
（b）せん断破壊 

（a）曲げ破壊 
①        ②          ③         ④ 

図-1 ＲＣ柱の崩壊過程：曲げ破壊ｖｓせん断破壊 
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（3）複合リンクモデルによる破壊メカニズムの考え方 
複合リンクモデルを用いることによって，RC 柱の特徴

と靭性評価を理解することができる 7)．これは，変形リンク

と強度リンクの異なる2つのリンクが存在し，変形リンクは，

複数の変形要因の直列結合（ここでは 3 成分の合算）と

して表現され，一方，強度リンク（耐力リンク）は，崩壊ま

での道筋（ここでは大きく 3 つのコースと局部破壊）を並

列結合としてモデル化したものである．この 2 つのリンク

で部材崩壊を包括的に取りまとめ，概観することができる

と考える． 

ここで大切なことは，耐震性のある RC 柱とは，予想を

越える過大な荷重下では最終的に曲げ破壊によって，

本来の一生を閉じることが意図され，靭性δuが保証され

ていることである． 

また，横補強筋（せん断補強筋）の不足，主鉄筋の座

屈，横補強筋の構造細目の不備などがあった場合には，

意図された終末が達成されず，早期の破壊を迎えること

となる．図-3 は，これらのことを模式的に図化したもので

ある． 

 

 

3. ＲＣ柱の変形メカニズムと靭性評価 
 

（1）ＲＣ柱の変形成分 

強震下における RC柱には，せん断力，曲げモーメン

トが生じる．これらによって，RC 柱は次第に変形し，コン

クリートのひび割れ，鉄筋の降伏などによって，著しくそ

の変形量は増加する． 

通例，RC柱の総変形量は以下に示すように 3成分の

総和として表現される（図-4参照）． 

slipshrflex δδδδ ++=    （2） 

δ：総変形量，δflex：曲げ変形 

δshr：せん断変形，δslip：基部の抜出し 

 

また，これら3成分は，次式にて表現される． 

 

  曲げ変形： ( )xdxxflex φδ ∫=
全高さ

 （3） 

 せん断変形： ( )xdxxshr γδ ∫=
全高さ

 （4） 

基部の抜出し： L
xd

Lslipslip −
∆== θδ  （5） 

 

φ（x）：xにおける曲率 

γ（x）：xにおけるせん断ひずみ 

Δ：主鉄筋の抜出し量  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

（2）靭性率の定義 8) 

靭性とは，初期の降伏以降，耐力を保持しながら変形

に追随する能力を示すものである． 

終局時の変形（下添え字 u：ultimate）を主鉄筋降伏時

（下添え字 y：yield）について正規化したものを靭性率と

称し，基準となる変位量によって，以下の3つが定義され

ている． 

  曲率靭性率： yu φφµφ /=  （6） 

  回転靭性率： yu θθµθ /=  （7） 

  変位靭性率： yu δδµδ /=  （8） 

Penelis & Kapposは，RC単柱の場合には，μφ≫μθ
＞μδの傾向を示すとしている．なお，本研究では，上記

のうち，変位靭性率μδおよび曲率靭性率μφを用いて，

せん断劣化を評価するものとした． 

 

P 

δ δflex δshr δslip 

（a）損傷と総変形量δ（b）曲げ変形量δflex（c）せん断変形量δshr（d）基部抜出し量δslip 

主鉄筋 

基部の開口 

図-4 ＲＣ柱部材の変形成分 

図-3 複合リンクモデルによるＲＣ柱部材の 

破壊メカニズムの考え方 
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（3）変位靭性率と曲率靭性率の関係 

図-5 に示す RC 単柱のような単純構造の場合には，

変位靭性率と曲率靭性率の関係は，高さに沿って曲率

を積分することによって，以下のように表現することがで

きる． 

 

( )

( ) φδ µ
φ
φ

φ

φ

δ
δ

µ K
K
K

xdxx

xdxx

y

u

ey

u ====
∫
∫

2

1  （9） 

φ（x），φe（x）：終局時，降伏時の曲率分布 

K，K1，K2：定数，x：柱頭からの距離 

 

終局時の変位δu は，図-5（ｆ）に示すように降伏変位

δy と塑性変位δp の和で表現され，それぞれ次式のよう

に表現できる． 

( ) ( )ppyuy

pyu

LLLL 5.032 −−+=

+=

φφφ

δδδ
 （10） 

θp：塑性回転角，L：柱高さ，Lp：塑性ヒンジ長 

φu：終局時の最大曲率，φ y：降伏時の最大曲率 

 

すなわち，変位靭性率μδは，以下のようになる． 

 

y

p

y

py

y

u

δ
δ

δ
δδ

δ
δ

µδ +=
+

== 1  （11） 

 

ここで，変位靭性率μδと曲率靭性率μφの関係を整

理すると，次のようになる． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

( ) 







−−+=

L
L

L
L pp 5.01131 φδ µµ  （12） 

 

式（12）は，曲率靭性率μφから変位靭性率μδを求め

るもので，耐震設計に際しては，要求靭性率（変位靭性

率μδ）から，これを満たす曲率靭性率μφを決定する． 

したがって，式（12）から曲率靭性率を主体とし，以下

のように書き換えたものが用いられる． 

 

( )
( ) ( )[ ]LLLL pp /5.01/3

1
1

−
−

+= δ
φ

µ
µ  （13） 

 

等価塑性ヒンジ長 L pは，典型的な曲率分布の積分に

基づいて，理論的に求められ，長さLに比例する． 

また，引張ひずみの増加により次第にコンクリートとの

付着応力が減少するため，抜出し現象が発生し，塑性ヒ

ンジ長 L pはさらに大きくなると考えられる． 

PaulyとPriestleyは，抜出し現象は鉄筋の直径 dbと強

度 fyに関係しており，実際の塑性ヒンジ長 L pをより良く

評価するために，次式を用いるよう提案している． 

 

ybp fdLL 022.008.0 +=   （14） 

 

なお，道路橋示方書では，Lp≦0.5hというように規定さ

れており，塑性ヒンジ長Lpを部材幅hによって，決定する

こともある． 

図-5 ＲＣ単柱におけるモーメント，曲率および変形の関係 
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4. せん断耐力評価式 
 

（1）修正トラス理論3) 9) 

RC構造物のせん断耐荷メカニズムを評価する際，トラ

ス理論が出発点となる．これは，ひび割れを有する圧縮

部のコンクリート，圧縮ストラット（斜めひび割れに沿った

圧縮材），引張鉄筋，せん断補強筋をトラスモデル（truss 

analogy）に近似し，式（15）に示すようなせん断補強筋負

担分 Vsを評価するものである． 

また，せん断補強筋は塑性状態であると仮定すること

から，一般に塑性トラス理論（plastic truss model）という． 

近年，塑性トラス理論は，実際のRC 構造物が保有す

るせん断耐力を過小評価していることが確認され，現在

では，Vsにトラス理論の余剰分（other contribution）として, 

式（16）に示すように，コンクリート負担分Vcを累加した修

正トラス理論がせん断耐力を評価する際，用いられる． 

Vc は，通例実験式によって表されることが多く，コンク

リート強度，軸力，主鉄筋，部材の寸法効果などの影響

因子を含むもので，多くの提案式がある． 

 

塑性トラス理論：
s

zfA
V wyw

s

θcot
=  （15） 

Aw，fwy，s：せん断補強筋の断面積，降伏強度，配置間隔 

z：せん断有効高さ，θ ：圧縮ストラット角度（トラス近似におい
て 45°と仮定する） 

修正トラス理論：
csu

VVV +=  （16） 

Vu：せん断耐力 

Vs：せん断補強筋負担分 

Vc：コンクリート負担分 

 

（2）既往のせん断耐力設計式 

既往のせん断耐力設計式を列挙し，上記のVsおよび

Vc について，整理する．ただし，各示方書では，使用記

号/添え字の表記法が異なるが，ここでは原文のまま用

いるものとした． 

つまり，同じ物理量が異なる記号にて表されている． 

また，一部，安全係数が含まれている． 

 

（a）土木学会コンクリート標準示方書 10) 

 

pedsdcdyd VVVV ++=  （17） 

Vyd：せん断耐力 

Vcd：コンクリート負担分 

Vsd：せん断補強筋負担分 

Vped：軸方向緊張材の負担分 

 

ここで，各項は，次のように与えられる． 

（ただし，γb：部材係数とする） 

コンクリート負担分： 

bwvcdnpdcd dbfV γβββ /=  （18） 

5.1/10004 ≤= ddβ  （19） 

5.11003 ≤= wp pβ  （20） 

21 0 ≤+=
d

n M
M

β （軸方向圧縮力の場合） （21a） 

0
2

1 0 ≥+=
d

n M
M

β （軸方向引張力の場合） （21b） 

3 '20.0 cvcd ff =  （22） 

βd：有効高さによる効果の係数 

βp：主鉄筋による効果の係数 

βn：軸力による効果の係数 

fvcd：コンクリートのせん断強度 

bw：腹部の幅 

d：有効高さ 

M0：Md に対する引張縁において，軸方向力によって発生する

応力を打消すのに必要な曲げモーメント 

Md：設計曲げモーメント，fc’：コンクリートの圧縮強度 

 

なお，鉄道構造物等設計標準式 11)では，fvcdについて

は，せん断スパン比 a/dの影響を考慮し，以下のような算

定式となっている． 

( )3 '/4.175.020.0 cvcd fadf += （2.5≦ da ） （23a） 

( ) 3 '166.1/76.0 cvcd fdaf −= （0.5≦ da ≦2.5） （23b） 

 

せん断補強筋負担分： 

( )
b

s

sswydw
sd s

zfA
V γ

αα cossin +
=  （24） 

Aw， fwyd，α s， ss：せん断補強筋の断面積，設計降伏強度，

部材軸となす角度，配置間隔 

z：圧縮応力の合力作用位置から引張剛材図心までの距離 

 

軸方向緊張材の負担分： 

bpedped PV γαsin⋅=  （25） 

Ped：軸方向緊張材の有効引張力 

αp：軸方向緊張材の部材軸となす角度 
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（b）Priestleyらの提案式 1) 

Priestley らの提案式では，土木学会コンクリート標準

示方書，鉄道構造物等設計標準式のように軸力による

影響をコンクリート負担分Vcに考慮せず， Vpとして分離

することで表現している． 

また，変形量の増加に伴うコンクリート負担分 Vc の劣

化を正負交番漸増載荷実験から同定した劣化係数 k を

用いることによって表現している． 

さらに，劣化係数kの低下率は，変位靭性率で評価す

る場合と曲率靭性率で評価する場合で異なり，変位靭性

率のほうが大きくなるように定義している． 

 

pcsu VVVV ++=  （26） 

Vu：せん断耐力 

Vs：せん断補強筋負担分 

Vc：コンクリート負担分 

Vp：軸力により生じるせん断耐力 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

せん断補強筋負担分： 

s

DfA
V h yv

s

θcot'

=  （27） 

Av，fhy，s：せん断補強筋の断面積，降伏強度，配筋間隔 

D’：コアコンクリートの大きさ（図-6（a）参照） 

θ：圧縮ストラット角度 

 

コンクリート負担分： 

ecc AfkV '=  （28） 

grosse AA 8.0=  （29） 

k：劣化を考慮した係数（図-6（b）参照） 

Ae：有効せん断面積，Agross：柱の全断面積 

 

軸力により生じるせん断耐力： 

αtanNV p =  （30） 

N：軸力 

α：柱の上端と下端におけるコンクリート曲げ圧縮領域の中

心と柱軸とのなす角度（図-6（c）参照） 
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（a）コアコンクリートの大きさD’ 

（b）変形量の増加に伴うコンクリートの劣化係数の推移 （ｃ）せん断耐力に対する軸力の寄与 

図-6 Priestley らのせん断耐力評価式に用いられる定義 

 

D’ 

Vs 
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（3）せん断劣化を考慮したせん断耐力評価式 

 

修正トラス理論に繰返し履歴による劣化を考慮したせ

ん断耐力評価式を以下のように定義する． 

初期せん断耐力：
00 csu

VVV +=  （31） 

繰返し履歴による劣化後：
cksu k

VVV +=  （32） 

Vc0，Vck はそれぞれコンクリート負担分 Vc の初期値，

劣化後の耐力であり，繰返し履歴によるせん断劣化は，

コンクリート負担分 Vc の劣化に起因すると考えるもので

ある． 

ここで，Vck の劣化程度を定量的に評価するものとして，

せん断劣化係数ζを次のように定義する． 

せん断劣化係数：
0cck

VV=ζ  （33） 

せん断劣化係数ζは，ζ＝1 から，繰返し作用による

部材変形量の度合いによって，ζ ＜1 のように低下する

ものと考える．すなわち，せん断劣化係数ζは，靭性率

μの関数として以下のように表現できる． 

靭性率による表現： ( )µζ f=  （34） 

また，本研究では，せん断劣化係数ζは，変位靭性

率μδ，曲率靭性率μφによって評価するものとする．さ

らに，式（33）のζを用いて，式（32）を書き換えると，繰

返しによるせん断劣化を考慮したせん断耐力評価式は，

次のように表現できる． 

 

0csuk VVV ζ+=  （35） 

あるいは，式（34）を用いて，次のように表現できる． 

( )
0csu k

VfVV ⋅+= µ  （36） 

 

 

5. せん断劣化過程におけるＶｃの同定 
 

正負交番漸増載荷された RC 単柱を対象に，せん断

劣化過程における Vc を同定し，せん断劣化係数ζを算

出することにより，Vc の劣化程度の定量的評価を行った．

また，試験体に変位計を設置し，変形成分の分離を行

い，断面における曲率を算出することにより，部材レベル

/断面レベル双方における靭性評価を試みた． 

 

（1）Vcの同定およびζの算定方法
12) 

まず，せん断補強筋負担分 Vs は，計測されたひずみ

量εws から得られるせん断補強筋の作用応力σws を用

い，次式で与えられる（式（15）を再度参照）． 

s
zA

V wsw
s

θσ cot
=  （37） 

Aw，σws，s：せん断補強筋の断面積，作用応力，配筋間隔 

z：せん断有効高さ，θ：圧縮ストラット角度 

 

次に，圧縮ストラット角度θを目視することにより，せん

断ひび割れ区間 lを通過するせん断補強筋の本数 n か

ら，式（37）は以下のように置き換えられる． 

nAV
wsws

σ=  （38） 

sn /l=  （39） 

θcotz=l  （40） 

 

ただし，作用応力σwsを求める際に用いる計測ひずみ

については，以下のような処理を行った． 

 

①せん断補強筋のひずみは，正負交番漸増載荷履歴

の正側で得られたひずみとした． 

②せん断ひび割れの開口位置は，せん断補強筋に貼り

付けられたひずみゲージに必ずしも通過しないため，こ

こでは，計測されたひずみεws の最大値を代表断面とし

て，作用応力をσwsを求めた（図-7参照）． 

 

さらに，式（38）～（40）により算定されたせん断補強筋

負担分 Vsをせん断耐力Vu（＝P）から差し引くことにより，

コンクリート負担分Vcを次のように同定する． 

suc
VVV −=  （41） 

最後に，VcをVc0で正規化することにより，ζを算出す

る．ここで，Vc0の算定には，鉄道構造物等設計標準式を

用いるものとし，安全係数γbは，除外した． 

また，ζの算定手順を図-8に示す． 
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wsws εε = を代表断面とし， 

max

wssws
E εσ ⋅= より算定した 

図-7 せん断補強筋ひずみの代表断面の決定 
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（2）変形成分の分離方法 

RC 単柱に水平荷重が作用すると，せん断力と曲げモ

ーメントが発生する．せん断力は，どの高さにおいても一

様に作用するが，曲げモーメントは荷重の載荷点からの

距離に比例して大きくなり，基部で最大となる．本実験で

は，試験体を4区間に分割し，それぞれの区間に取付け

られた変位計から曲げ変形δ flex とせん断変形δshr を測

定した（図-9参照）． 

また，曲げ変形δ flexとせん断変形δshrを合算したもの

を載荷点変位δtotalとした． 

曲げ変形： ( ) iiiflex hyH ⋅−=∑φδ  （42） 

せん断変形： ∑ ⋅= iishr hγδ  （43） 

載荷点変位： shrflextotal δδδ +=  （44） 

φi：i番目の区間における平均曲率，H：せん断スパン長 

y i：基部からi番目の区間の中心点までの距離 

γi：i番目の区間におけるせん断ひずみ，hi：区間長さ 

 

なお，曲率φ，せん断ひずみγは次式によって，算出

するものとした（図-10参照）． 

   曲率： ( ) ( )hLhh
lr

⋅−= ⊿⊿φ  （45） 

せん断ひずみ： h
shr

δγ =  （46） 

Rd
shrshr

cos⊿=δ  （47） 

Δhr：鉛直方向における圧縮力による変形 

Δhl：鉛直方向における引張力による変形 

L：水平方向の長さ，h：鉛直方向の長さ 

Δdshr：斜め方向の変形，R：水平方向に対する斜め角度 
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h  
γ 

図-10 変位計による曲率とせん断ひずみの算定 

（a）曲げ変形の場合 

（ｂ）せん断変形の場合 

図-8 せん断劣化係数の算定手順 

 

・トラス理論（理論式） 

s
zA

V wsw
s

θσ cot
=せん断補強筋：

 

θ→実測角，σ ｗｓ→作用応力 

・鉄道構造物等設計標準式（実験式） 

bwvcnpdc dbfV γβββ=0初期値：  

γb→1.0（※安全係数は考慮しない） 

・修正トラス理論 
suc VVV −=コンクリート負担分：
 

Vu→作用せん断力P 

・Vc 劣化の定量的評価 

 0cc VV=ζせん断劣化係数：

 

実験による計測 せん断耐力評価式による予測 

 

P 

B.M.D  A.F.D S.F.D 

区間 2 

区間 3 

区間 4 

変位計 

yi 

yi+1 

yi+2 

yi+3 

H=1200 

hi=250 
区間 1 

N 

L=220 
50 50 

320 
単位：mm 

図-9 変位計取付け位置と計測区間における 

内力分布図 
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（3）対象試験体 

本学で実施された正負交番漸増載荷試験で用いた①

軸力，②曲げせん断耐力比，③繰返し回数の異なる 7

試験体 13)を対象として，Vc劣化過程を考察した． 

また，対象試験体の最終破壊形式は，すべて曲げ降

伏後のせん断破壊したものである． 

表-1に対象試験体の諸元を示す． 

 

（4）実験結果と考察 

①変位靭性率による評価 

せん断劣化係数ζと変位靭性率μδの関係を図-11

～図-13に示す． 

図-11 は軸力，図-12は曲げせん断耐力比，図-13 は

繰返し回数の異なる試験体を比較し，それぞれが劣化

傾向に与える影響を考察した． 

また，Priestey らの提案式を用いて算出された Vcのせ

ん断劣化曲線を併記した． 

ただし，図中においては，μδ≦1 までは，コンクリート

に大きな損傷がなく，作用せん断力 P に対し，弾性状態

を維持するものとし，塑性領域であるμδ＞1 の大変形を

受けた場合に，コンクリートが負担するせん断力 Vc が劣

化するものと考える．したがって，せん断劣化係数ζに

ついては，μδ＞1以降に着目するものとする． 

軸力量を比較とした場合では，軸力量が多い試験体

ほど，μδ＝2 におけるせん断劣化係数ζの最大値が小

さく，繰返し大変形を受けるごとに早期に低下していくの

が確認できた．また，最大値にこれほど差が生じたのは，

コンクリートの初期耐力 Vc0 を鉄道構造物等設計標準式

により算定する際，軸力による増加分をやや過大に見積

もってしまい，ζが N→大のときζ→小となったものと推

測できる． 

さらに，軸力を導入すると，RC 部材の剛性が増し，変

形性能が低下することが既往の研究により報告されてい

る．しかし，図-11 において，どの試験体についてもほぼ

μδ＝一定となり，軸力の増加に伴う変形性能の低下が

みられなかった． 
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図-11 μδによる軸力の比較 

図-12 μδによる曲げせん断耐力比の比較 

図-13 μδによる繰返し回数の比較 

表-1 試験体諸元 

せん断スパン長 曲げせん断耐力比 軸力 圧縮ストラット角度
b（mm）h（mm）d（mm） a（mm） Vu･a/Mu N（MPa） θ（度）

S12-1-3 1.03 1 26
S12-3-3 1.02 3 21
S15-0-3 1.26 0 41
S15-1-3 1.2 1 36
S15-3-3 1.22 3 27
S15-1-10 1.23 1 43
S15-3-10 1.22 3 24

断面形状

296

試験体名 繰返し回数

320
3

10

320 1200
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曲げせん断耐力比を比較した場合では，曲げせん断

耐力比が小さい試験体ほど，せん断劣化係数ζが急激

に低下していることが確認できる． 

これは，S12試験体がS15試験体に比べて，せん断補

強筋量が少ないために，コンクリートの拘束効果が小さく，

繰返し大変形に伴って生じるせん断ひび割れの抑制が

十分でないことが推測される． 

つまり，十分なせん断補強筋量により，曲げせん断耐

力比が大きいものほど，急激なVc劣化を防ぐ効果が得ら

れると考える． 

繰返し回数を比較した場合では，繰返し回数が少な

い試験体ほどζが急激に低下していくのが分かる． 

よって，同一変位の繰返し回数が多いほど，コンクリー

トに与える損傷が大きくなり，急激なVc劣化を引き起こす

ものと考えられる． 

また，全試験体におけるζの低下傾向から，最小二乗

法を用いて近似曲線を算出することにより，せん断劣化

係数ζを変位靭性率μδの関数として次式のように同定

した（図-14参照）． 

ただし，この式は Vc劣化が発生するμδ≧2 の場合に

成立つものとする． 

943.0006.0026.0 2 ++−= δδ µµζ  （48） 

さらに，Priestley のせん断劣化曲線は，μδ=5 までは，

実験データ群の概ね下限値を評価しており，式（48）の

同定曲線を下回る結果となった． 

すなわち，μδ≦5 の範囲においては，Priestley のせ

ん断劣化曲線は，せん断劣化程度を安全側に評価して

いる．しかしながら，μδ＞5 以降において，実験データ

群はζ≒0 となり，Vc の効果はほぼ期待できないと考え

られる． 

②曲率靭性率による評価 

基部に最も近い区間 1 における平均曲率φを用いて，

曲率靭性率μφを算定し，Vc 劣化の靭性評価を行うもの

とした． 

すると，軸力量，曲げせん断耐力比，繰返し回数によ

る劣化傾向は，図-15～図-17 に示したように，変位靭性

率で評価した場合とほぼ同様な傾向となった． 

しかし，変位靭性率ではμδ＝2 で劣化が開始された

のに対し，曲率靭性率ではμφ≒2.5 でζの低下が認め

られた． 

次に，（1）と同様な手順により，全試験体の劣化傾向

から，せん断劣化係数ζを曲率靭性率μφの関数として，

以下のように同定した（図-18参照）． 

ただし，この式は Vc劣化が発生するμφ≧2.5 の場合

に成立つものとする． 

893.0176.0014.0 2 ++−= φφ µµζ  （49） 
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図-14 μδによる全試験体の劣化傾向 

図-15 μφによる軸力の比較 

図-16 μφによる曲げせん断耐力比の比較 

図-17 μφによる繰返し回数の比較 
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また，全試験体における曲率靭性率μφと変位靭性率

μδとの間には図-19 に示すような比例関係がみとめら

れ，次式のような結果となった． 

375.043.1 −= δφ µµ  （50） 

さらに，式（50）は，先述した式（13）において，Lp/L を

一定にした場合と同様なμφ－μδ関係であり，Lp/L＝

0.25～0.3の範囲であることが確認できた． 

つまり，RC 単柱のように基部に塑性ヒンジが一つだけ

形成されるような単純な構造では，曲率靭性率μφと変

位靭性率μδには，式（13）のような明確な関係が成立つ

ことから，変位靭性率μδによる評価と曲率靭性率μφに

よる評価が，ほぼ同等の結果になったと推測する． 

 

 

6. 結論 
 

本論は，RC 柱における靭性とせん断劣化現象に関し

て述べるものであり，以下にその内容をまとめる． 

（1）RC 構造物の靭性は，破壊形式によってほぼ決定付

けられる．そこで，破壊形式を分類し，その変形挙動と崩

壊過程について特徴を述べるとともに，破壊形式を考慮

した靭性評価法を示した． 

（2）RC 柱の破壊形式に著しく影響を及ぼすせん断劣化

現象の主な要因をコンクリート負担分 Vc の劣化と考え，

既往の修正トラス理論に繰返しに伴うVc劣化を考慮した

せん断耐力評価式を構築した． 

（3）RC 単柱の正負交番載荷実験から，コンクリート負担

分 Vc を同定し，せん断劣化係数ζを算出することにより，

Vc劣化程度の定量的評価を試みた． 

（4）変位靭性率μδおよび曲率靭性率μφの増加に伴う

劣化係数ζの劣化傾向を検討したところ，軸力量，曲げ

せん断耐力比，繰返し回数による劣化傾向は，ほぼ同

様な結果を示した． 

（5）μδ＝ 2，μφ≒ 2.5 から劣化傾向が確認され，

Priestleyの劣化曲線とほぼ同様な傾向を示した． 

一方，μδ≒6，μφ≒8 において，ほぼζ＝0 となり，

Vcによる効果は期待できないと思われる． 

（6）今回の実験結果によって，RC単柱のように基部に塑

性ヒンジが一つだけ形成されるような単純な構造では，

変位靭性率による変位レベルの評価と曲率靭性率によ

る断面レベルの評価は同等の結果を得ることが確認でき

た． 

しかし，RC 構造物が門型ラーメン，多層ラーメンのよう

な不静定骨組で，複数のヒンジが形成される場合には，

部材レベルの評価は困難であるため，曲率靭性率によ

る断面レベルの評価法が重要となる． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

また，今後の課題としては，上部工による重量を想定

した両端固定形式の RC 柱を対象とするなど，実構造物

により近い条件で実験を実施し，せん断劣化現象の評

価を試みることが重要であると考える． 
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SHEAR DEGRADATION AND DUCTILITY EVALUATION OF SINGLE REINFORCED 
CONCRETE COLUMNS UNDER REPEATED LARGE DEFORMATION 

 
Masaki KOBAYASHI, Hiromichi YOSHIKAWA 

 
With regard to the seismic capacity design of reinforced concrete columns, it is important to secure the ducutility so as to evade 

for brittle failure such as shear failure. The present paper deals with shear degradation remarkably exert an influence on the 

ductility of single reinforced concrete columns. In this paper, a classification of failure modes considering the shear degradation 

and the way of ductility evaluation are shown. It is necessary to evaluate the ducutility of reinforced concrete columns not only 

the displacement ductility but also the curvature ductility. A decrease tendency in concrete shear resistance is evaluated and 

identified with both the displacement ductility and the curvature ductility obtained from experimental database. 


