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1章　　序論

1.1　概脱

　コンクリート構造の理論的背景が不+分であったことに対する反省が､現在のFEMをはじめ

とする非線形理論の構築を精力的に押し進めるきっかけとなり､それらの成果により原子力構

造など､幾多の重要構造施設へのコンクリート構造の採用となってきた｡今後さらに､コンク

リート構造の特性を生かしてより適切な応用を計っていく場合の大きな課題は､最人荷〕屯時お

よびその点以降のポストビーク挙勤の埋論的解明にあると考えられる｡また､鉄筋コンクリー

ト構造物の耐震設計においては､部材降伏後の大きな聖性変形によって地震エネルギー吸収を

図ろうとする設計方法が中心となってきており､副震設計の観点からも､構造物のボストビー

ク挙勤の解析的解明が非常に重要となってきた｡

　コンクリート構造のボストピーク挙動の解桁的解明を行うことは､次のような意義を与える

ことにもなる｡

　コンクリート構造のポストピーク挙動に関レごは､従来は主に実験的に研究対象とされてき

た｡　しかしながら､その挙勤は非常に複雑であり､多様な影響要囚を念んでいるため､実験変

数が多くなり､現在まて系統的な研究は行われていないのが現状である｡したがって､実験的

にもポストピーク挙勤がなかなか明確にされないことになっている｡例えば､鉄筋コンクリー

ト構造物に大きな地震荷重が作用すると､構造物は､柱あるいは橋脚部のコンクリートの剥落

劣化等により徐々に荷重吐下する性状を示し､最終的には鉄筋の座屈やせん断変形の急増によ

り破壊に至る｡このように､コンクリート構造が破壊する場合ポストピーク領域において生じ

る様々な要因が複雑に作用する｡また実験的研究においては､様々な要因が及ぼす影響を個別

に分離して取り出すのが困難であるため､構造全体の挙動にとらわれ､局部的なメカニズムの

考察は行われてこなかった｡

　これに対して､もしポストピーク挙動を精度よく評価し得る解折理論が構築されれば､広範

囲にわたる解析実験を実施することができ､現象を理解するための多くの情報を与えることに

なろう｡

　コンクリート構造のポストピーク挙動に関する非線形理論は､コンクリート構造分野におい

ても非常に遅れている分野であるが､ポストピーク挙動に対する重要性が増すにつれ､その理

論的解明および解析手法の開発が､最も緊急な課題の一つとして挙げられるようになった｡

　本研究は､このようなポストピーク挙動の解明を主眼とし､プレピーク､ポストピーク､破

壊へと至るコンクリート構造の変形挙動を一貫した数値理論で解析的に評価することを目的と

1



する｡既に述べたように､ポストビーク挙動は様々な要因を含んでいるため､現在に至るまで､

各種要因の力学的挙動を精度よ《評価し得る非線形理論の構築はほとんどされていないのが現

状である｡そのため､解析的に評価するには､ポストピーク挙勤に影響を及ぼす要因を整理し､

既に得られている知見との比較検討を行うとともに､非線形理論構築に必要となる概念を考察

する必要がある｡

　ほ下では､この目的のため､ポストピーク挙動解明に重要な役割を示すと考えられる要因に

ついて概観してみる｡

　ポストピーク頗域において構造物は不安定な状態にあるため､構造物は全く別の形の平衡状

態に移るか､あるいは急激に荷重低下を生じる可能性を常に持っている｡このような現象は､

一般に構造不安定問題と呼ばれ､一般論として図一1.1に示すような3つのタイプの不安定現

象に分けられる｡

{
)
哨
o
μ

{
)
哨
○
μ

{
)
i
O
バ
【

Disp,

　　　Disp,

図一LI構造物に起こる不安定現象
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　渠一のタイプ(図一LI(a))では､いままで存続してきた変形の他に､全く新しい変形様式が

現れる不安定現象である｡この平衡状態の分岐を生じる点は解析上の特異点でありbifurcation

pointと言われる.゜シクリートのようなひずみ軟化材料を対象とした構造分野では､この

bifurcation　Point　に関連した不安定現象が､現在世界的に注目を浴びている｡これは､クラッ

クの形成などの局所的なダメージの蓄積で生じるコンクリート構造の破壊が､数学的に分岐問

題として表されると考えられるからである｡　Bazant[111は､bifurcation問題はloc届zation問

題と密接な関係を持つことを指摘し､Borst[52]やOrit小O]はヽひずみの鰯所化現狼をヽ分岐

解析を行うことで実際に再現している｡しかしいずれもコンクリートのみを対象としており､

現在まで鉄筋コンクリート構造に対するbifurcation問題の適用はなされていない｡

　第二のタイプ(図一LI(b))は､平衡状態の枝別れはないが､荷疸が駁大荷重に達した吸ヽ

荷重が減少しながらしかも変形が増大する不安定現象である｡この時の最大荷重点は､構造特

異点の内の1imit　point　に対応する｡このタイプの不安定状態は､コンクリート自身の材料特性

が不安定であるため､コンクリート構造分野においてはほとんどの場合見られる現象である｡

コンクリート構造分野でよく用いられる断面のモーメントー曲率関係に基づく解折より得られ

ている荷重一変位曲線の下降域は､limit　point　後の不安定な莉合経路に対応するものと言うこ

とができる｡

　第三のタイプ(図一|,1(c))は､飛び移りと呼ぱれるものであるがヽコンクリート構造分野

では余り重要な意昧を持たない｡

　ポストピーク領域と密接な関係がある不安定現象は､以上の3つのタイブにより分類でき､

ポストピーク挙勤の解析的解明を行う場合には､いずれの現象に対しても十分な考察を行う必

要があると考えられる｡特に､bifurcation　Point　に関連した不安定現象は､現在その■要性が

広く認識され始めており､注意が必要である｡

　上記の不安定現象は更にそれらに彰響を及ぼす要因により､次のように分類し議論されて

いる｡

1,外力の種類(保存力､非保存力､その他)

　2.問題の非線形性(材料非線形性および幾何学的非線形性)

　3.構造物の種類､形態

　本研究において､最も重要なのは､2.の問題の非線形性によって起こり得る不安定現象であ

る｡以下に､材料非線形性と幾何学的非線形性に関する主たる要因を列挙して現在なお残され

ている問題点を検討してみる｡

　　　　　　3



(I)構成則について

　コンクリート材料供試体の実験を行えば､引張応力を受ける場合は､最大引張荷重後応力が

急激に低下する脆性的な挙動や若干の軟化挙動を示す(図一1.2(a)).圧縮応力下の応力ーひ

ずみ曲線は､図一L2(b)に示すように､圧縮強度刀に近づくにつれ徐々に応力の増加串が低

下し､著しい非線形挙動を示しながら鏝裔点かこ到連する.そしてこの敢高点を越えると応力

は下降し軟化性状を示す｡また大きな拘束力を受ける場合､延性的な挙動を示すようになり圧

縮強度や軟化性状が大きく異なってくる｡この性状は構造物レベルでの不安定なポストピーク

挙勤に大きな彰響を及ぽすものである｡したがって､これらはいずれも不安定現象の一つと見

なすことが出来､その検討を行う場合には､解析に用いるコンクリートの応力ーひずみ挙動を､

解析対象､解析目的に応じて適切に選択する必要がある｡

ぴ

八

(a)引張挙箭
ど

(y

八

(b)圧縮挙勣

図一1.2コンクリートの応力ーひずみ関係

ご

　任意の応力状態にあるコンクリートの複雑な応力ーひずみ挙動を定義する方法はいくつかあ

るが､代表的なものを挙げれば､

L曲線の当てはめによる一次元的な応力ーひずみ曲線の表示

2,塑性理論に基づく記述

がある｡Lは多軸応力下の挙動を等価な一軸の応力ーひずみ曲線を用いて表すもので､衷示が簡

垠tあり容易に解析手順に組み込める利点を持っている.この代衷的なものがSaenz(1964)[53]
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が提案した式であり､多軸応力ーひずみ挙勤を模擬するのに多く使われている｡また､鉄筋コン

クリート構造物内のコンクリートは､構造物内に配贋された鉄筋から拘束効果による影響を受

けるが､この鉄筋とコンクリートの複合効果(コンファインド効果)をコンクリートの応力ーひ

ずみ曲線に等価的に組み入れた曲線も多数提蜜されている(例えばKent　and　Park(1971)[判).

2.は3次元応力ーひずみ関係を塑性理論により求める方法であるが､ひずみ軟化などの複雑な

効果を数多く材料モデルに取り入れる必要があり､その記述は簡単ではない｡

(2)主鉄筋の座回について

　コンクリート構造には､構造を構成する材料の非線形性や構造の変形にともなう幾何学的非

線形性以外にもポストピーク挙動に影響を及ぼす要因が存在する｡コンクリート構造が地震荷

重を受け崩壊した場合や､載荷実験で破壊させた鉄筋コンクリート部材を観察すると､軸方向

鉄筋の座屈やX字状ひび割れをともなうせん断変形の増加によるせん断破壊を生じており､ポ

ストピーク領域にこれらの要因が考慮されなければならないのである｡

　このうち､主鉄筋の座屈に関しては､これまで主に実験的に研究対象とされてきたが[31][58]､

これらの研究では､座屈メカニズムの評価ではなく構造物全体的な肢壊メカニズムのみの評価

に限られている｡これはコンクリート構造物内の主筋の座屈現象には､主筋のみならず､横補強

筋およぴコンクリートの性質あるいは部材の形状や寸法､載荷状態などの各種要因が相亙に影

響し合うため､実験において主筋の座屈現象だけを単独に取り出すことができないためである｡

　一方主鉄筋の座回に関する解析的アプローfとしtは､M,PaPiaら[34][35]､茄ら[56]の研

究がわずかに挙げられる程度である｡　M｡PaPiaらの研究は､主筋と横補強筋だけに首目したモ

デルを使い､力の釣合条件および変形の適合条件より､主筋の座屈荷重を解析的に求めようと

した点に特徴がある｡配筋詳紬と主筋座屈という観点の検討には適しているが､座屈が及ぼす

構造物の変形特性に対する適用はできない｡また島らは､座屈後の鉄筋の応力ーひずみ曲線を

仮定し､解析の上でその影響を表し､柱部材の実験と比較検討を行うことで座屈後の主筋が郎

材性状に寄与する程度の評価を行っているが､鉄筋の応力ーひずみ曲線の仮定の妥当性に対し

て疑問が残る｡以上述べたように､主鉄筋の座屈がボストピーク挙動に及ぼす影響は､実験的

にも解析的にもいまだ明らかになっていない分野であるが､破壊時に至るコンクリート構造の

挙動を追跡する場合には､その影響を評価しなければならないと考えられる｡

(3)せん斯変形について

　せん断変形がコンクリート構造物のポストピーク挙動に及ぽす彰響に関しては､島らが実験

結果より得られた鉄筋コンクリート柱の塑性域の変形を曲げ変形とせん断変形とに分離して検
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討することで､明らかにしている｡一方､解析的にその彰響の程度を調べる試みは､COIlinsら

[63]が力の釣合と変形の適合豪件を用いた解析手法を開発することt行ったが､その数イ直計寡

は非常に複雑である｡したがって､ポストピーク頷域でのせん断変形の影響を容易に考慮でき

る解析手法を開発する必要があると考えられる｡

(4)幾何学的非線形性について

　幾何学的非線形性はコンクリーtヽ構造分野では従来ほとんど検討されず､Menegottoら[33]

の研究がわずかに挙げられる程度である｡これは､コンクリート構造はその材料特性による非

線形性が顕著であるため､幾何学的非線形性が及ぼす彰響は､それほど大きくないと考えられ

るためである｡しかしながら､構造物が破壊する場合などは当然大きな変形を生じることが予

想され､構造物のポストピーク後の不安定挙動も材料非線形性からだけでなく幾何学的非線形

性からも生じることが示された｡
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図一L3既存斜張橋の解析より得られた荷重変位関係の一例
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　例えば､図一1､3は既存斜張橋の主塔を対象として著者が行った解析結果の一例であるが､

幾何学的非線形性を考慮することで､構造物の最大荷重および構造物自身の荷重一変形関係は､

従来行われている幾何学的非線形佳を考慮しない解析結果に比べ大きく異なり､ポストピーク

挙勤に幾何学的非線形性が及ぽす影響も大きいことが分かる｡

　幾何学的非線形性の効果はコンクリート構造に対し主要な研究課題とされてこなかったが､

高橋脚あるいは斜張橋の主塔の様なスレングーな構造物が増えるにつれ､あるいはポストピー

ク挙動の解析理論構築の必要が増すにつれ､この影響は必ず考慮されなければならない要因と

考えられる｡

(5)破壊点の同定について

　最終的にコンクリート構造のボストピーク挙勤を解析理論を用いて但現する場合､級もm要

なことは構造物の破壊点を明確に表現することであろう｡RC構造物の各種の限界点の理論的

考察が進めば､靭性設計が合理的､実用的設計として実際の設計に反映される｡

　しかしながら先に述べたように､コンクリート構造はその材料自身の､あるいは異なる材料

による複合効果など力学的挙動に及ぼす彰響要因が複雑で多岐にわたるため､破壊点や破壊挙

動の研究は実験的研究に限られていた｡また､破壊を明確に評価し得るような定殺も見あたら

ない｡

　これは現在までに行われた実験的研究も､研究者によって対象としている試験体の形状寸法､

あるいは載荷方法が異なり､その着目点およびデータの処理の仕方も異なっているためである｡

既に述べたコンクリート構造物のポストピーク挙動に顕著な影響を与える要囚である､材料非

線形性､幾何学的非線形性､鉄筋の座屈､せん断変形の急増などもそれぞれが各種限界点と密

接な関係を有しているものであり､また各々がカップリングすることの限界点も存在するであ

ろう｡

　統一的なコンクリート構造の破壊点および各種の限界点を見いだすには､実験的研究に基づ

けば､現在までに得られた全てのデータを集め､それらを同一の基準により肖整理し直すこと

がその第一歩となろう｡

　一方､解析的研究に基づけば､解析上生じる数学的､力学的に破壊と密接な関係があると考

えられる限界点を定義することが必要である｡また解析上生じる限界点は､限界点以降の構造

物の挙動も明確に表現し得る点でなければならない｡この用件を満たす点としては､先に述ベ

たbifurcation　point　が考えられる｡　bifurcation　point　は数学的には構造物の接線剛性マトリク

スの固有値が零となる特異点を形成し､力学的には構造物の挙動が急激に変わる状態に対応す

るものである｡
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　以上述ぺてきたように､コンクリート構造のポストピーク挙動は複雑であり､多様な要因を

含んだ形で現れてくる｡そして､ポストピーク挙動を解析的に評価する研究に関しては､その

困難さ故にいまだ+分な検討はなされていない｡本研究の目的は､このポストピーク挙動の解

明を主眼とし､ポストピーク頷域で生じるコンクリート構造物の破壊点を明確に定義すること

で､プレピーク､ポストピーク､破壊へと至るコンクリート構造の挙勤を一貫した数値理論で

評価することにある｡

　解析に際し､各現象に対する力学的挙動を正確に表現することは重要であるが､それにもま

して､本質を失わずに解析に適した簡単な形で記述することが重要である｡この基本的概念に

基づき､本研究では以下の問題に対する理論的記述およぴモデル化を研究の目的として含んで

いる｡

1 コンクリート構造を構成する材料の材料非線形問題と幾何学的非線形問題とをカップリ

ングした解析理論

2.せん断変形の彰響を簡単に衷現し得る解析理論

3.鉄筋の座屈のモデル化

4.コンクリート構造物の破壊および破壊時の挙動を明確に衷現し得る数学理論

　これらの理論の構築､モデル化と同時に､数値解析手法の開発を行うことでポストピークさ

らには破壊時までを解析的に追跡可能にする｡

I,2　皿内容

　本論文は､コンクリート構造のポストピーク挙動を解明するため､コンクリート構造特有の

現象のモデル化と､現象に対する解析的検討を行っている｡

　第2章では､有限変形問題に対する増分形式の仮想仕事方程式を導き､有限要素法による離

散化を示す｡さらに､構造物の安定性に対する考察を行い､安定性が失われる構造特異点であ

るlimit　point　およびbifurcation　point　に対する理論的検討を行うとともに､その力学的意義に

ついて述べる｡

　第3章では､コンクリート構造を構成する材料に対する構成則の提示を行い､本論文で用い

る一軸応力ーひずみ関係を示す｡ここで用いる応力ーひずみ関係は､多軸応力を受ける材料を

等価な一軸の関係に厦き換えたものであり､これにより構成則レベルでの数値解析の簡素化が

行われている｡
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　続いて､材料非線形性と幾何学的非線形性を含むコンクリート構造の非線形挙動の数値解析

手法について説明を行う｡数値解析手法は2つの異なる領域に対して適応される｡一つは､ポ

ストビーク挙動を含む連続した釣合経路を追跡する手法であり､もう一つは､bifurcation　point

後に生じる任意の分岐釣合経路へ移行するための解析手法である｡

　第4章･ではヽ゜ンクリート構造におけるbifurcation　Point　の物理的意義およびPost　bifurcation

挙動を簡単な数値例を用いて示す｡コンクリート構造のようなひずみ軟化材料は､その材料特

性に依存してbifurcation　Pointが生じる｡本章では特に材料的側面からbifurcation　Point　の意

義について議論を行う｡

　第5､6､7章はコンクリート構造に対する本手法の適用に関して述べる｡

　第5章では､鉄筋コンクリートはりに対して本手法を適用し､本手法の妥当性の検討を行う

とともにヽそのポストピーク挙動およびbifurcation　point後での構造物の挙動が実際の鉄筋コ

ンクリートはりの挙勤とどの様な関係を持つかを凋べる｡

　第6章では､鉄筋コンクリート柱のポストピーク挙動に対して考察を行う｡ここではり､棒

要素に対しせん断変形の影響を簡単に評価できる大変形解折の定式化を行うとともに､涙なる

材料が組み合わされた構造物の解析に適している1ayered　beam　の導入がなされている｡そし

て､大きな変形を生じる鉄筋コンクリート柱の正負繰り返し載荷実験を行い､本手法の大変位

繰り返し部材への適用を行う｡

　さらに､圧縮場理論を用いることで鉄筋コンクリート断面のせん断剛性を算定する方法を示

し､本解析によりせん断変形が構造物の挙勤に及ぼす影響を解析的に調べている｡また鉄筋コ

ンクリート柱における構造不安定性を､曲げ変形だけを考慮した場合､せん断変形と曲げ変形

の両者を考慮した場合について議論している｡

　第7章では､鉄筋コンクリートラーメン構造を対象とした解析を行い､不静定構造物の靭性

率を評価する方法について述べる｡続いて､PC斜張橋を対象とした解析を行い､幾何学的非

線形性がその終局挙動に及ぼす影響について調べている｡

　第8章では､コンクリート構造の変形挙動に彫響を与える､鉄筋の座図をモデル化している｡

座屈モデルは､座屈を考慮した応力ーひずみ関係を解折的に求め､容易にその影響を解析手法

の中に組み込める形で衷している｡さらに､提案した座屈を考慮した鉄筋の応力ーひずみ関係

を用いて､座屈後の構造物の挙動について考察を行っている｡

　第9章では､鉄筋コンクリート部材に対し､繰り返し載荷荷重を受ける場合せん断変形が急

増し荷重低下が生じる限界点を解析より見いだし､解析上の靭性串を定義している｡この靭性

串より各種パラメーター解析を行い､土木､建築全ての鉄筋コンクリート部材に適用司能な靭
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性評価式の提案を行っている｡

　第10章では､本研究で得られた結論の総括を行っている｡
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2章 材料の非線形性を考慮した有限変形問題に対する理論的考

察

　本章では､材料非線形性および膜何学的非線形性を表現するために､増分形式で記述された

仮想仕事方程式を導く｡そして､導いた仮想仕事方程式の離散化を行うことで､有限要素解析

に用いられる剛性方程式の衷示を行う｡

　構造物の非線形挙動のうち､ポストピーク挙動は構造物が不安定になり､安定性が失われる

頗域である｡そこで､安定性の数学的表現を示し､離散化された系に対してその適用を行う｡

さらに､安定性が失われる構造特異点であるhmit　point　およびbi伍reation　point　に対する即論

的検討を行い､解析を実行する際での構造特異点の取扱についても述べる｡

2.1　有限変順司題に対する　

いま､ある荷重状態における応力､変位､体積力､表面力､境界面上での拘束変位をそれぞれ
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=ぐ)δ嗚十ら芦嗚十暗)シ(4,μ4,j)

=}(批,j十≒j)十}(暗‰り十≪匹り)

W

U

(M)式を用いて(2,3)式を書き直せば､

y″
/
j ｡
,
/
j
/

　
】

δ吼　=

/(らj&リ +恥}(々j恥b十uけ5uり)+ぐ)シ(4,iuり))dy
/(p,-シ,)dy-ゾ＼/よ以お=5叫

7
一
g

　
`
一
゛'
,
μ
j

//

　
'
り

/
ー
ー
X

｡
/
J/

″
″
/
J

　
一

礼)ぶ+ゾ＼パ仏ds

ぼ)≒+ぐレ心玩,j+ぐ‰,,))ぷ

(2洵

(2力

(2,8)

(2j)

　(2剖式は前段階における釣合方程式が完全に満足されないために生じる不平衡力が､仏に

対してなす仮想仕串である｡この増分理論では､高次項を省略して線形化しているため､安定

した数値解析解を得るためにも無視できない項である｡また､材料非線形性を考えるときは必

ず考慮されなければならない｡

　(2,8)式の左辺の各項の物理的意味は､策一項が微小変形理論におけるひずみエネルギーの変

分を表し､第二項は変形の進行にともなって生じる付加応力のなす仮想仕事項､第三項は初期

応カペク)のなす仮想仕事項である｡
　またヽある荷重状態の解を変形の進行にともなって新たな座標系で逐次衷現すれば(aPprox-

imate　updated　lagrange　method　)､初据変位に関する(2,8)(2,9)式の々?は無視できるように
なるむこの時応力増分らjはヽ新たな座標系に関して定親される量でありヽCachyの応カテン

ソルとなる｡
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｡
/
/

｡
/
'
j ｡
1
/
'
J

″
ー
/
J

　
一

ゾ(びり&り
加-

+(y

　
石

?
一
g

剖孔=/ノゾ(拓-

忖めゆ,｡))ダ
)ぶ-/yがu,紹=ぶ肌

卜げづハ仏ぉづ打ぐ柘声

(2,1o)

けH)

　(2.8)および(2,10)式が有限変形問題に対する増好形式で害かれた仮想仕事方程式であり､こ

の式を基礎として有限要素解析法を展開することができる｡

　定式に際して､勤的変形の場合にも適用司能な形で表したが､慣性力による仮想仕事項を無

視すれば静的変形のみを考慮できる｡

2.2　　　口

　安定性の十分条件は次のように述べる事ができる｡平衡の位贋からの有限の(小さな)近傍

内にある任意の変位に対して､内部に蓄えられるかあるいは散逸するエネルギーは､外荷mが

物体になす仕事よりも大きくなければならない[22]｡すなわち､ある保存力のもとに静的に平

衡している物体を考えれば､微小時間における､小さな付加変形の過程7jを仮想し､位匿エネ

ルギーの増加に対する量

　　　△7r=(血による内カ仕串ト㈲こよる外カの仕車)

が可能な全tの公に対し7正7あれば､この平衡状態は安電である[21][22]･

(2,12)

　任意時間において､静的に平衡している状態に関して座標系を定義する｡したがって､任意

時問におけるひずみと変位は定義した座標系に関して零となる｡また､外力は大きさ､方向を

変えない(死荷重)と仮窟すれば､微小時間に対し(2j2)式は次式のように害ける.

//y
　
=

　
罪　
△ (ぐ)+レj卜/

任意時間における座標系での釣合式

//斤o‰ターゾ＼/μo‰お-
を(2,13)式に代入すれば､安定柴件は

△7r

｡
/
/
y/,
,
/
J

I
一
2

　
=

≫ 0

/ ノガo)jμ-//斤

/｡
,
/
'
J

o)吠dy≫0 (2j3)

(2,14)

(2,15)

/pSo)吹dy°0
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となる｡

　(2j5)式の線形化を行えば､饅終的に､任意の平衡状態にある構造物の安定性の藻件は､

　
　
+

　
　
べ

　
　
&
.

/
/
･
ー
ー
X

　
ノ

　
｡
'
/
J

　
｡
/
/
J

で与えられる｡

訟ぐ)茫う)y≫o

2.3　有脹要素法による離散化

(2,16)

　2.1節において有限変形理論を支配する仮想仕事方程式を導いたので､次に､有限要素法の

標準的手法にしたがって､それと等価な離散形の運動方程式ないしは剛性方程式を導く｡まず､

与えられた物体を任意個の有限要素に分割し､その一つの要素について定式化を行う｡

　要素の変位関数､すなわち､変位ベクトルひは一般化座標aと形伏関数井を介して

び=召a

の関係を有する｡

　変位勾配ベクトルは形状関数井を一階微分して作られるGを使って､

　　　aぴ　　δ井
　　　一-こ-,-=Ga
　　　みi　,91i

で表される｡

　要素のひずみ成分εは形状関数ガを適当に微分して作られる召により､

ど=召a

で衷される｡

　節点変位ベクトルuと一般化座標aとの間に

tl
一

- 尨

(217)

(2j8)

(2j9)

(2,20)

の関孫が成り立ち､(22o)式を(2,17)(2,18)(2,19)式に代入することにより次式が得られる.

びこ井Å-‰

肪
一

汐恥
=CM1-‰

(2jl)

(2,22)

14



£=召λ‾lu

(221)(2,22)(2,23)式を(2,8)式の仮想仕布吉程式に代入すれば､

δuT {((Å-1)｡
/
″
'
'

｡
/
'
j

　
E

　
が

｡
｡
/
j
/

″
/
j

y七く

｡
/
j/

　
ぐ

　
j

　
J

-1 ｡
/
j/

　
ぐ

　
抒

/jEドシフdW1-1)j+((Å-1)7
び(o)]7)sぷÅ-1+(Å-l)7//

ゾj‰dv十//刄勺,ds)
/がΓμo)dy+

/召Tぴ(o)dF+
″
/
‘

｡
/
‘
/

r
/
j

,
/
!
J

//召7£?召dFj4-1
G7[び(o)IGjyj4‾1)u

ががo)ds)-げブΛ/かてがow
//G7[び(oyo)ぶ)}

十
　
　
　
一

一

-

-

-

い

い

(が1)7(/
0

｡
｡
/
J

(2.23)

(2,24)

任意の仮想変位hに対して成り立つ(2,24)式が導かれる.ここで(2j4)式中の川ま有限姿素

を構成する材料の応力ーひずみマトリクスを示し､ある荷■状態に対して逐次与えられる｡

　(2.24)式のマトリクス漑示を行えば､

[胡{吋+([司十[均]十[凡]){u}={F}十{F(o)}-[財]佃(o)}-([刻十[烏]){u(o)}(2,25)

ここで[財]は構造物の質量マhリクス､[剔,[私],[凡]はそれぞれ構造物の嗣性マトリクスヽ初

期ひずみマトリクス､幾何剛性マトリクスであり､{F(o)}は変形前の物体に作用する節点力､

{F}は節点カ増分､([柏刊鳥D{u(o)}は内カから求められる節点カtある.この式が有限変形

問題に対する離散化された運動方程式である｡

　勤的変形を考慮しなければ(2,25)式の運動方程式は次式の嗣性方程式に書き直される.本論

文では､静的変形のみを考慮しているため次式の剛性方程式を解析において用いることになる｡

([剔十[柘)]+[jら]){u}={月十{F(o)}-([刄]十[応]){u(o)} (2,26)

　(2,26)式を増分理論に裁づく解析の形に書き改める.策㈲段階の心力､変位の分布が既知

であるとしヽ第(n十1)段陪の変形を決定する附性方程式は､

([剔十[私]十[凡])("){u}(“1)={F}(“1)十{句㈲

　　　　　　　　　　　　15

(2.27)



この式を用い構造全鉢に合成することで､有限要紫解析が行える.ここで､{尽}(")は(n)段階

の収束が完全に満足されないために生じる不平衡力であるが､コンクリートのような強非線形

材料を扱うときには非常に蜜要な項となる｡(n十1)段階へ解析を進めるときに､正しい解を

得るためにはNewton　Raphson法などを用いて非常に小さな値にしておく必要がある｡なお､

uPdated　lagrange　法にしたがいヽ変形の進行にともない座標変換を行えば､座標の更新が初期

ひずみマトリクスと近似的に等価になるので匯o]は熊視しても槙わなくなる[9].

2.4　楕造特異点に関する考察

　2.2節で述べたように､構造物の安定性の条件は､任意時間に関して定義された座標系のも

とで､全ての運動学的に司容なひずみ速度ベクトルに対して､

　
1
y
J

　
拉

/
!
ー
'
ー
X

　
″
/
j

　
/

　
″
/
j

で衷される｡

{み}十{茫!}乍(o)H茫})dy≫0

有限変素法の一般的手法にしたがって(2,28)式を書き換えれば､

｡
.
/
j
/ 吋+{苔}[jo)i{芦

叫ゾΛ/㈲ブ[ザ
{吋勺㈲十[私]}{緋

佃}7匹万]㈲≫o

回圀μ-

}

1

け28)

(2,29)

(2,30)

-

-

一

-

-

一

]十[が甲頂円詐))]同[が1])dy{公}

ここでヽ[ム1//]は与えられた構造物の有効剛性フトリクスである.

この式が死荷重を受ける場合の離散化された系に対する安定条件となる｡

―方､臨界点の条件としては､

佃}7匹詞㈲=o

を満延することである･(2,30)式が成立するための十分柴件は接線有効嗣性マトリクスの行列

式を用いれば､次のように書くことができる｡

dd(jら//)20

あるいは､接線有効剛性マトリクスの固有値を用いれば､

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　16
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H入
i=1

=0 (2､32)

を満坦することである.ここでλ,は接線隨性マトリクスの固有値である･(2,31)式は十分藻件

であるが､対称マトリクスの時に限り必要十分条件となる｡本論文では､ほ後､対昨マトリク

スのみを対象として議論を行う･(2こ31)(2j2)式.は少なくとも一つの固有植が需であることを示

している･(211)(2.32)式により定羨される時点は一般にaW点(�ticj　poinO　と呼ばれて

いる｡

　臨界点は､limit　point　とbifurcation　point　のニつに分類することができる｡増分形の方程式

(2ぷ)式を利用して､臨雰点の分類を行う.

[K]{d}=μ{/} け33)

ここに､{/}は荷重^;クトふヽ{d}は変位増分ヽμは荷重パラメーターの増分である｡

　接線剛性マトリクスがn個の固有ベクトル[祠を持つと仮定し(2,33)式を対珀化する.

　　匹]7匯][祠〔ら]7{j}=冲ポ{/}

ここでヽレi]こ[む1,む2ド‥,‰】である｡
　剛性マトリクスと固有値､固有ベクトルの関係は､

　　[祠仏}=λみd

(2.35)式を(2j4)式に代入し､固有ベクトルの直交性

　　仏}7{岨=1　(i=j)

　　仏}7{岨=o　(1≠j)

を考えれば､

　　M祠7リ}-μ[祠7{∫}=o

が全ての固有ペクトルに対して成立する.(2,38)式を成分衷示すれば

λ1

λ2

|
{司7{j}
{むボ{j}

　　　　|=μ{4}y{j} |
17

佃1
価

}7
}7

一
馨
t

{/}
{/}

{4}7{∫}|

(2剖)

(2ぶ)

(2j6)

(2j7)

(2,38)

(2j9)

λn

ゝ



　今､λ,はλ1≦λ2≦‥,≦瓦が成り立つと仮定する｡臨界点において少なくとも一つの固有

値が零である｡問題を簡単にするためλ1だけが零の場合を考える｡

λ1=0

λyλ3‥‥心≠0

　(2,38)式の釣合が成立するためには

　　β{1ノ1}7{/}=0

が満延されなければならない･(2.42)式は

μ=0

あるいは

佃1円/}=o

(2,40)

(2,41)

(2,42)

(2,43)

(244)

(2ぷ)貳と(2剤)武のどちらかが成立するとき､あるいは､両考か成立するときに始めて満足さ

れる･(2,43)式で宿毅される時点がlimit　point　である｡limit　point　の典型的な例としては､構造物

に荷重を作用させた場合の荷重変位曲線で荷重降下を生じる場合の最大荷･点である(図一2j)

で
哨
o
コ

図一211imit　point　とlimit　point　後の挙勤

　　　　　　　　　　18

Disp



　(2.44)式で定義される時点が､bifur(ation　point　である.げ44)式は零の固付㈲匹レ

有ベクトルが荷重ベクトルと直交することを示している｡け44)式のみが成立する|馮ぅノ

称分岐点(asymmetric　bifur(ation　poinO　と呼ばれ､け43)式と(2.44)式が同時に収∧

点が対称分岐点(symmetrie　bi伍rcation　PoinO　と呼ばれる｡ここで､対称､非対昨川回

弾性安定問題に対してヽ釣合曲線を尨にして定められた力学的分煩を去したものてあるL

分岐点の分類と分岐後の挙勤を図に示せば､図一22のように去され､bifurcation　pぃ山匹

造物には複数の平衡状態が存在することが分かる｡

}
)
祠
○
μ

(a)対称分岐 DisP

で
七
〇
､
一

(b)非対称分岐

図一22分岐点の分類と分岐後の挙勁

D尚)

　臨界点は数学上の特異点であるため､構造物の接線剛性マトリクスは特異となり､剛性方程

式を直接解くことができない｡そのため､臨界点での変形モードを知る必要が生じる｡

　1imit　Point　に対するλ1=Oおよびμ=Oの条件を(2,39)式に代人すれば､

λ2

叙ニレ0

固有ベクトルの直交性を考えれば(2,45)式は､

　　{d}=α{む1}

(2j5)

(2,46)

の時にだけ常に成立する｡ここで､αは任意の値を持つスカラーである｡つまり､limit　point　で

は変位ベクトルは零の固有値に対応する固有ベクトルのみで衷されることが分かる｡

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　19



○

{d}=β佃1}十{ぷ} (2,49)

(2,48)
-

-

で表される.(2,48)式の右辺の第2項はfundamental　solution　であり､{d'}で匿き換える

この式により､bifurcation　Point　で定義される変形モードが､零の固有値に対応する固有モー

ドとfundamental　path　上の変位ベクトルの線形結合により表されることが分かる｡

　対称分岐点の場合､(2,43)式の築件が付加されるため昨49)式は

　　　λ1=0

　　{λ2zo　　　λyλ4‥以n≠0

limit雨n目こ対して(2j9)式は

(2,51)

20

{d}=β{叫 (2,50)

と需き直され､limit　point　の場合と同様な変形モードを持つ･(2.46)(2.49)(2,5o)式の変形モー

ドは､各臨界点における臨界点後の釣合経路への接線の方向を示しているものであり､この変

形モードを使い臨界点後のpost挙動を調べることができる｡

　問題を簡単にするため､λ1=O､λ2,λ3ド‥,λn､≫oのみの場合を考えてきたが､コンクリー

トのようなひずみ軟化材料を考える場合､構造物を離散系に置き直すと､その材料特性から複

数個の固有値が同時に零になる場合は十分考えられる｡そこで､次に復数個の零の固有値が生

じた場合を考え､一つの零の固有値のみを考えた場合と同様の議論を行う｡2つの固有値が同

時に零となり､残りの固有値は正の場合を考える｡

次にbifurcation　point　を考える･(2,44)式を(2j9)式に代入すれば

|
{肩
{吻}

1
孝
¥

{4

7
　
7

}7 |{j}
-

- 〕

ゴ
ブ
ぞ -

　
　
―
　
　
―

　
　
/
　
　
　
　
/

　
　
r
i
ー
　
　
　
f
`
l

ゝ

(2.47)

ここで､βは任意の値を持つスカラーである｡固有ベクトルの直交佳を用いれば､bifurcation

pointでの変形モードは

{d} β{肩十β[{tノ2},…,14}]1
ぞ{/}

ぞ{∫}|



　　　ljλ3　犬
と書き直される｡

λn｣| =0

この時､hmit　Point　での変形モードは(2ゐ2)式を常に満たす

{d}=a{む1}

{d}=β{肩

{j}=7{引十り{引

(152)

(2石3)

(2.54)

(2ぷ)

(2,53)(2j4)(2,55)式のいずれかr浚される.この串吏は非常に昶味潔い.複数個の雰の固有植

が同時に生じた場合､hmit　point　において､復数の平衡状態に移行する司能性があることを示

している.つまりヽ゜ンクリートのようなひずみ軟化材料では､limit　point　が物理的に(必ず

しも(2,37)式を満たさないという意味において)bifurcation　point　と{司覗(複数の平衡状態が

生じるという意味において)になる可能性があることを示している｡ひずみ軟化材料ではこの

ようなことはしばしば生じる｡一軸引張を受ける棒(図一14)を考え､離散化されたこの棒

が荷重によりuniformな変形をすると仮定すれば､棒を構成する各要素は同時に図一2jのひ

ずみ軟化材料の応力ーひずみ曲線の最大点に到達するため､構造物は同時に複数個の零の固有

値を持つことになる｡またこの後の釣合経路も､応力に対してひずみが一義的に決定されない

ため､除荷される要素と載荷される要素の組合せにより複数の経路を生じることになる｡この

点に関するより詳しい議論は､第4章で行う｡

　次に､bifurcation　point　を考える｡(2.47)式と同様に(2,39)式が次のように書き直される｡

|
佃1
{む2

　
3
　
一
零
4

　
むf
ヽ

{4 1
Υ
　
Υ
　
Υ
　
　
　
　
Υ
-

1
r
J
1
･
r
‐
'
1
'
r
J
　
　
　
l
y
J

{d} 〕 (2,56)
一

-

従って､

　　　{d}=α佃1}十β{岫十{d゛}　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　(2j7)

　臨界点では､構造物の接線剛性マトリクスは特異であり､少なくとも一つの零の固有値を持

ち､構造物が安定な状態であれば､接線剛性マトリクスは正定値であり､全ての固有値が正で

あることは既に述ぺた｡一方､構造物が不安定である条件は少なくとも一つの運動学的に可容

な場剖こおいて
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図一2ぶひずみ軟化材料の応力ーひずみ曲線
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回レ14離散化された棒部材(4要素)

　　{奸ツらj]{公}≪o

である.またけ58)式を固有偵､固有ベクトルを用いて書き直せば次式のようになる.

　　獄{緋7(肩)({叫7(吋)≪0

(2j8)

(2j9)

(2,59)式は､少なくとも一つの玖の固有植に対して成立する.それゆえ､不安定な伏態は構造

物の負の固有値が存在することで判定できる｡

　今､2つの負の固有値柚易と対応する固有ベクトルむ1,tノ2が存在すると仮定する｡{吋=a{lノ1}

である逓動学的に可容な場を選べぱ､(2,59)式は

　　�λ雨ノ1}7{む1}≪0

となり､負の固有値λ1に対し､構造物は確かに不安定な伏態にある｡

　同様に､{叫=β{む2}を鼓tすれば､

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　22
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β2柚肩7{む2}≪o (2､6i)

となる｡したがって､(2別)(MI)式より､2つの負の固有植に対し､2つの嵩なる不安定状態

が定義され､任意の釣合経路が負の固有値に関連して存在することが分かる｡構造解析を行う

際には､負の固有値の存在の有無によって安定､不安定の判別を行うことができ､負の固有値

の数の変化を調べることによぅて､特異点の存在を知ることができる｡

　負の固有値に対して2つの状態が存在する｡一つはhmit　point　後の釣合経路であり､もう一

つはbifurcation　point　後の釣合経路である｡limit　Point　を越えると構造物の荷重は図一2jに

示すように徐々に低下する｡この時､荷重低下している釣合曲線上で構造物には一つの負の固

有値が存在している｡

　bifurcation　poiut　を越えると複数の釣合曲線が存在し得るが､新たに生じた平衡状態に対応

し複数の負の固有値が生じる｡bifurcation　point後の釣合経路と対応する負の固有値に関する簡

眼な例を次に示す｡弾性挙勤を示す棒に対し､軸圧縮力を作用させる場合を考える(図一2.5)｡

図一2.5中のA点を越えると､一つの負の固有値が生じ､bifurcation　Point　が一つ生じたこと

が分かる｡このbifurcation　point　から新たに生じる釣合経路は図一2.5の破線に示すものであ

る｡さらに載荷を続けると､B点を越えたところで2つ目の負の固有値が生じる｡この点で構

造物には､A点から発生するものとB点から発生する2つの異なる釣合経路が新たに存在して

いることになる｡

　もう一つの例として､先に示した図一2j､図一2.4の問題を考える｡この時､最大荷重点

を越えると構造物には4つの経路を任意に取り得る司能性が生じる(図一2.6)｡図一2.6の一

爵緩やかな曲線は､構造物全体がuniformに変形する挙動に対応する｡この時構造物には4,つ

の負の固有値が存在している｡そのうち一つは､荷重低下を生じる不安定な挙動を示す自分自

身の経路に対応するもの(uniform　deformation　)であり､残りの3つが､その他の釣合経路

の存在を示すものである｡残り3つの釣合経路がどのような変形挙動に対応するかを言及すれ

ば､一番急激に荷重低下を生じる経路は一つの要素だけにひずみの局所化が生じる場合であり､

他の2つはそれぞれ､2つの要素､3つの要素にひずみの局所化が生じる場合に対応する｡

　以上のように､bifurcation　point　で構造物には今までと全く異なる変形伏態に移行する可能性

が生じる｡もし実際の構造物において､破壊時に変形挙動が急変すると仮定すれば､bifurcation

Pointは破壊を数学的に定義し得る有力な限界点であると推論される｡
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図一2,5弾性挙勤を示す棒の荷重変位関係

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Disp

図一2.6ひずみ軟化材料の荷重変位関係
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2.5　結論

　本章では､コンクリート構造を解析的に解明するために必要となる基礎方程式を示すととも

に､構造物の安定性に対する理論的検討を行った｡

　まず､コンクリート構造の材料非線形性および幾何学的非線形性を表現するための基礎方程

式として､有限変形問題に対する増分形式で記述された仮想仕布方程式を導き､その離散化を

行うことで､有限要素解析に用いられる有限変位理論に基づく剛性方程式の表示を行った｡

　ポストビーク領域は構造物が不安定になり安定性が失われる領域であるため､安定性の数学

的表現を示し､離散化された系に対するその適用を行った｡さらに安定性が失われる構造特異

点であるhmit　point　およびbifurcation　poinいこ対する理論的検討を行い､解析を実行する際で

の構造特異点の取扱およびその力学的意義を明確にした｡
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3章　ひずみ軟化材料で構成される構造物のプレピークおよぴポ

　　　ストピーク挙動の解析方法

　本章では､まずコンクリート構造を構成する材料(コンクリートおよび鋏筋)に対する構成

則の提示を行い､本論文で用いる一軸応力ーひずみ関係を示す｡本章で示す応力ひずみ関係は､

多軸応力を受ける材料を等価な一軸の関係に匿き換えたものと定義される｡

　続いて､材料非線形性と幾何学的非線形性を含むコンクリI-ト構造の非線形挙動の数値解析

手法について説明を行う｡数値解折手法は2つの異なる領域に対して適用され､1つは､ポス

トピーク挙動を含む連続した釣合経路を追跡する手法であり､もう一つは､bifurcation　Point

後に生じる任意の分岐釣合経路へ移行するための解折手法である｡

　本章で示す構成則および解析手法は､本論文を通して解析に用いられるものであり､次章か

らはヽ応力ーひずみ関係などの具体的な浚示は行わずヽ解析パラメーターの値だけ(が,八など)

を示すことにする｡

3.1　コンクリート視直を槽成する材料の梢成則

3.1.1　コンクリートの構成則

a)ひび割れのないコンクリート

　コンクリートは応力が作用する以前に､粗骨材とモルタルの境界に多数のマイクロクラック

が発生している｡その結果､このマイクロクラックの方向性によりコンクリートは等方体でな

くなり異方性を持つようになる｡これはコンクリート材料の大きな特微の一つであり､コンク

リード構造物の挙動を正しく理解するためには､この効果は必ず考慮しなければならない｡

　そこで本論文においては､コンクリートは直交異方性材料であると考え､Darwinら[11]が

提案した､増分型の構成関係式を用いる｡　Darwin　らによれば､異方性主軸方向に対して､

{
dび1

dび2

(yア12}
　1
-

1-

£1　々瓦石

烏
0

ハ
U
ハ
U

釘f心-2,V町司T
　　　4 |{

直1

心2

d712 | (3j)
-

-

のように書ける｡ここで､添字1,2は異方性の主軸を衷し､d,71　,　必2,お12は応力増分､直1,

dり,d･y12はひずみ増分､£i,均は接線剛性､yは等価ポアソン比を表す｡

　(3,1)式の増分形の構成関{系式の中の係数の決定は､等価一軸ひずみと呼ばれる量を用いる｡

等価一軸ひずみは､
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dら
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一
参
　
舎
参
　
4
秦

1方向の等価増分一軸ひずみ

i方向の増分主応力

i方向の接線ヤング係数

(3･,2)

と定義される｡この等価増分一軸ひずみは､応力増分が(一軸)必,だけであって他の応力増分

はOの時､材料に生じるi方向のひずみ増分である｡またdら､は､他の見方をすると､現在の

応力比に依存する量でもあり､応力のような変換則は成り立たず､材料バラメーターの変化を

はかる量としてのみ意味を持つ｡この概念を用いると､全等価一軸ひずみは､上式を載荊経路

に沿って積分することにより､次のように得られる｡

仙
てy

　
･
]

らu

△c『

Σ

1方向の等価一軸ひずみ

i方向の増分主応力

(3,3)

齢
一
　
蓉
s

　(3,3)式から分かるように､等価一軸ひずみは主応力方向に宋められているが､一般に主応力

方向は載荷に応じて変化する｡したがって､たとえばcylは固定された方向の変形履歴を表すの

ではなく､連続的に方向を変えながらごIJこ対応する変形履歴を示している｡

　基本的な考え方は､多軸下での応力ーひずみ関係が一軸の場合のものと同じに書けたならば､

等価一軸ひずみを用いることにより応力ーひずみ曲線に―軸の応力ーひずみ応答と同様なもの

を使える｡

(b)ひび割れを生じたコンクリート

　ひとたびひび割れが生じれば､コンクリートの異方性の主軸の一つはひぴ割れ方向に一致す

る｡コンクリートの応力ーひずみ関係は､ひび割れ方向にのみ依存すると仮定すれば､ひび割

れたコンクリートの構成関係式は平面応力に対して､

|
dcyn

dぴt

み }
-

- |
瓦

{
U
n
)

0
0
G

O
尽
0 {

直n

&t

面 } (3,4)
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と書ける｡ここで瓦､はひび割れ直狗方向のコンクリートの引張剛性､烏はひび割れ方向のコ

ンクリートの圧縮剛性､Gはひび割れたコンクリートのせん断剛性を表す｡

　解析において(3j)(3,4)式の構成マトリクスは全体座標系に変換しなければならない.それ

には応カテンソルならぴにひずみテンソルの変換法則を用いれば､

[汚]=[川汐)]内仇]限(の]

石(の=|
　cos句

　石れ旬

一肩n&osθ

　　　cos句

lj　　s紬句,-2石�cosθ

(3句

(3,6)

(3,7)ち(の=

　石n2タ

　cひS2θ

石n函ごos汐

　251nタc｡J

　-2s泌&oぶタ　｣cosり-s函句

　s泌旬

　cos句

2石れ恥淘θ

　石n配oJ

　一肩nθco昶　｣むos2∂-sin2θ

ここで匡(θ)]､出㈲]は､りび割れが入っ7いない場合､現在の主応力方向と全鉢座標の力向

および現在の主ひずみ方向と全体座標の方向を関係づける変換行列である｡また､ひび割れが

入った後は､ひび割れの方向と全体座標の方向を関係づける変換行列であり､ひび割れ後は一

蜜のμ』度㈲が与えられる.

　コンクリートの構成則を2次元で記述を行ってきたが､コンクリート構造物の種類により､

解折においては一次元の構成則も用いる｡一次元問題を考える場合､等価一軸ひずみとして定

殺される量は､それ自身実ひずみとしての意味を持つ｡

3.1.2　コンクリートの等価一軸応力ーひずみ関係

　解析に用いる等価一軸応力ーひずみ関係は図一3jに示すように､圧縮頗域にあっては､ひ

ずみがε｡o(圧縮強度時ガのひずみ)までは2次曲線で応カは上昇し､それほ降らまで直線的に

応力が減少するモデルである｡

竹
Jj

工
らづご
こ

几
ド

　
ガ

　
作

｡=几几

(O≦ご≦らo)

(らo≦ご≦ら)

(3,8)

(3,9)

　応力降下曲線の勾配はスターラップ量および､コンクリートの圧縮強度によって影響され､

その影響の程度は(3jO)式に示すKent　and　PaJkモデル【27Dこよりt式化した.
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ここで､らは帯鉄筋比､みは帯鉄筋に囲まれるコンクリートの辺の長さ､Sは帯鋏筋の問隔を表

す｡また､ガはり//cm2の岸位を持っものである.

Stress

　(アC

図一3j　Stress-Strajn　Relation　for　Concrete

Str&in

　ら

　一般にコンクリートは､スターラップなどにより拘束を受けるため3次元応力状態になる｡

本モデルでは応力降下曲線の勾配をその拘束量により変えることで､このような3次元応力状

態を等価な1次元応力状態として模擬していると言える｡

　繰り返し応力下の挙勤は､繰り返しによってこれまでに経験した圧縮側の最大ひずみをε､｡

とすると､ら｡｡がらo以下の場合は傾き瓦o=2が/ご｡oの直線に沿って応カが減少するとし､ら｡｡

がと｡o以上の場合はスケルトンカープ上の点(ε｡｡,(7.｡｡)と横軸のε｡軸上の点(0,Em｡｡/2)

とを結ぶ傾き2cr｡｡｡/ε｡｡｡の直線に沿って応力は変化するとした｡

　また､圧縮強度ガは､2軸応カ場で引張白王縮を受ける場合ヽ引張ひずみにしたがい圧縮応

力は低減することが知られている｡そこで､2軸応力場を考える場合はColhnsら[63]が提案

している式
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とする.凡,,凡yはz,y方向の鉄筋のヤフグ係数ヽ拓,pyはェ,y方向の鉄筋比である.軸方

向鋏筋のように巣中的に配筋されている場合､鉄筋比は鉄筋が配置されている要素あるいは層に

Stress

を用いて､2軸応力場の圧縮強度(ん-)を変化させる.

引張領域にあっては､応力は最大引張応力(左)までは頓きjl仙で増加し､最大引張応力を越

えるとそれ以降､引張応力が徐々に低減すると仮定した｡コンクリート内に鉄筋が存在する場

合､コンクリートにひび割れが生じても鉄筋とコンクリートの付着作用により､tension　stifrning

効果が生じる｡この効果は引張応力の低下の程度を変えることにより問接的に導入できる｡

　繰り返し時に6カが圧縮剥から引張側に移るとき[65]､応カは畿大引張応カ点を直線的に目

指し､引張側から圧縮側に移るときは､応力は引張応力に転じたときのひずみまで零で､その

ひずみに到達した後に圧縮応力を受け持つとする｡ただし､ここで示した等価一軸応力,ひずみ

関係は､一次元問題を考えた場合には､実際の一軸の応力ーひずみ関係として用いる｡

3ふ3　鉄筋の構成則

2軸応力場における鉄筋の増分関係式は､
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対して与える｡またスターラップのように分散して配腹されている場合は､腹鉄筋比として平

均的に取り扱う｡

　コンクリート構造物中の鉄筋要素は大部分が一次元挙動を表すのでヽ瓦｡,瓦yも一軸の応力ー

ひずみ関係より得られる接線係数を用いる｡

3.1.4　鉄筋の応力ーひずみ関係

　鋏筋の応力ひずみ関係は図一3.2に示すように､畢謳増加荷重の場合は､引張側荘縮側とも

に､降伏点までは線形を{琴ち､降伏点を越えると初期勾配のi/looの顛きで心力は上辞すると

した｡除荷する場合には､応力が逆転しない間は降伏前と同じ傾きで進行し､応力の符号が変

化したら図中に示す頼き心,,(=一玖向lo(ご,-ら)/6)oは繰り返し燧照を浪し7いる)t梢で

単謳増加荷重時の降伏曲線に交わるまで応力は上昇し､それ以降降伏曲線上を移動すると仮定

した｡

3.2　変撒曽分法

　鉄筋コンクリート構造物は鋼構造物に比べて非常に強い非線形性を示し､解析を行うにあた

り常に繰り返し計算が必要となる｡また鉄筋コンクリート構造物の終局状態を解析により徘現

する場合､コンクリート材料の軟化特性あるいは､構造物の幾何学的非線形性のために､荷重

降下の性状が生じる｡このような性状を解析するのに有用な方法の一つとして､変位増分法か

ある｡変位増分法を行えば､容易に最大荷重点を越えることができ､荷重降下挙動を追跡する

ことが可能になる｡

　以下に変位増分法に基づく繰り返し計算の概説を示す｡

　釣合段階での非線形方程式は､

閃{△但= {△F}十{糾 (3j3)

　ここに匯]は各繰り返しステップで更新される増分形の嗣性マトリクス､{聯は前回のステッ

プで完全に収束しないために残る不平衡力を示す｡

　(313)式を部分行列に分けマトリクス衷示すると､

　瓦11

レ1ぐ21
瓦12

瓦2レ|(o){
△刀た

△召u }(1) }(1)

　
i
j
　
2

刄
双 }(o) (3j4)

　ここで､{△瓦}は既知の変位ベクトルでありヽ変値制御戌の変弦がここにきまれる･{△玖}

は未知の変位ベクトル､{△尺}は未知の荷重ペクトル､{△瓦}は既知の荷重ベクトルである｡
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上付きの()内は我束ステ･,プを示し､(O)は前段階の収束後に評価した状態を示し､(1)はI

回目の収束時に与えられる量を示す｡

　変位制徊点に任意の増分変位を与えて(3,14)式を解く.

{△玖}=区2示1({△几}+{馬}一匯詞{△玖})

{△几}=区11H△仄}十区12]{△玖}-{凡}

(3.15)

(3,16)

　(3j5)(n6)式により､未知の変位､未知の荷痘が求まる.しかしながら､(3.15)(3j6)式は

任意の変位増分に対して得られた線形化した解であるので､正解とはならず構造物には不平衡

力が生じることになる｡すなわち､

{糾(|)={碍(oし{△戸}(1)-/[司7{△吋(1)ぶ(3.17)
この式が､変位増分後の形状に対し､構造物に生じている不平衡力であり､{/?}(o)は前段階の

瑕束後の不平加力の歿追7ヽ{△j)}(1)は一回目の収束スラうプの荷重増分､{△冲1)は形状変化
にともなって生じた要素内の応力増分である｡

　収束計算の第ニステップとしては､接線剛性マトリクスを現在の変形状態に対して沓き直し､

(3j7)式の不平衡カベクトルを荷鐙ベクトルとして作用させる｡

　瓦11

1有21
y12

瓦22　1(1){
　0

△pu

ねび
l
y
J

　
　
1
`
　
り
`

　
沢
沢

/
･
|
く
ー
ー
x

　
　
=

5り
―
/　ここで変位制御点の変位は確定量(収束量)であるので､

とおく｡

　　　　　　　　　　　　　　　(3j8)

この後の収束ステップでは､{△瓦}=0

　以下同様の計算を､必要とする精度で解が収束するまで繰り返す｡収束計算の第nステップ

を書けば､

{R}(")={糾(oしΣ{△P}

汰
ム'12

瓦22 ∩
　0

△∂｡ }

(‘)-/[刑7£{△吋(i)ぷ
(n+1)

(3j9)

(3,20)
-

-

　以上が本解析で用いた繰り返し手順の､Newton-Raphson法に基づく変位増分法である｡た

だし本解折は､変位制御点の変位の比が分かっている場合には有効な方法であるが､複数の荷

重が作用する場合には､直接的に解を求めることはできない｡

　ここで､収束の判定としては､全外力の2乗和の平方根に対して不平衡力の2乗和の平方根

が10-4以下になるとした｡

jT冗iアミ0行≦10‾4yf斤げT硝T
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3.3　Post　Bifurcation;皐磯加りjW析‘

　変位増分法を用いれぱ､hmit　p｡intを越えることは司能になり､般大荷重点後の挙動を求め

ることができる｡一方､もしbifureation　point　が生じた場合､多くの場合基本パスをtraceし

てしまい､bifurcation　point　後に生じる新たなbifureation　path　を直接的に得ることはできな

い｡したがってヽbifurcation　p･ath　を得るためには､基本パス上の分岐点からいかにして分岐パ

スヘ移らせるかが問題となる｡

　bifurcation　Path　を得る方法は､

L固有績問題を解《[32]

2,増分の2次項以上の嵩次項を計寡する[51611

3,初期不整モードを正し《挨吏する[101

Lから3.のいずれかの手法もしくはそれらを組み合わせて行うことになる｡ここで2.の方法に

関しては､bifurcation　poin目こおける解を増分の嵩次項展開を含んだ形で表現する摂勤的な方法

を解折手順に組み人れなければならないため､有限要素解析手法の一計算過程としてbirurcation

pathを計算する場合､解析方法としては実用的でない｡また3.の方法は､コンクリートのよ

うに後何学的にだけでなく材料的側面よりbifurcation　Pointが生じる場合利用することは困難

である.そこで本研究では､Lの方法を用い､bifurcation　point　で固有値問題を解いて得られ

る固有値､固有ベクトルにより推定した変形モードにより､bifurcation　Path　を得ることを試み

る.固有値問題を解く方法は､任意の釣合状態に対するbifurcation　path　方向を逐次表現でき

るので､コンクリートのような材料非線形問題を取り扱うときは最も有効と考えられる(経路

依存型の構成則を用いた場合も同様に取り扱える)｡

　bifurGtion　pointから生じるbifurcation　path　方向のペクトルは､第2章で述べたように零

の固有値に対応する固有モード({F})とfundamentaJ　solution　({d‘})の線形結合により表

すことができる｡したがって､bifurcation　path　方向への初期増分変位量は､

　　　{△d}=a({△♂}+β{F})　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　(3j2)

で与えられる.ここでα､βはスカラーである｡このα､βの大きさは､増分の2次の項を考えれ

ば決宦することが7きるが､本論文では細野[14][川と同様に､増分の2次項を計諒:しない7

aとβの値を推定し試行錯誤的にbifurcation　path　を求めていく解析手法を開発した｡

　以下にその手順を示す｡
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X
X

N
'
･
ダ
/b洽lrcation　Path

ざ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ざ

図一よ3(b)Seledion　oHncrementaJDisPla£ement　from　Bifurcation　Point

P

か
bifurcation　path

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ざ

図一3j(()Mo山Gcation　oonctemental　Displacement　from　Bihlrcation　Point
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1.bifurcation　point　での零の固有値に対応する固有ベクトルを計算する｡しかしながら､零

　の固有値を解析上捜すことは非常に困難である｡そこで解桁上では､ある程度零に近い

　負の固有値が生じた時点を見かけ上のbifurcation　point　と考え､その時の固有ベクトル

　を計算する｡

2.bifurcation　point　からの増分変位を､零の固有値に対応する固有ベクトルで表す｡

{△j}=a{F} 休川

非対称分岐の場合､この仮定は正しくない｡しかし本方法は試行錯誤的であるため最終

的な結果にこの仮定が及ぼす彰響はそれほど大きくないと考えられる｡

3几ifurcation　point前後で､解析上の分岐点を数個仮定する(図一3j(a)).これは(1)(2)

　の仮定で､増分変位ベクトルの方向が､bifurc　ation　path　の方向と必ずしも一致しないこ

　となどの誤差を､見かけ上の分岐点を動かすことにより考慮するものである｡

4,任意のaを与え､Newton　hPhson法に裁づく変位増分法により収束計剪を(3)で仮定し

　た各分岐点より行う｡この時の増分変位は､名点とも等しいものである(図一3j(b)).

5.収束に成功しなければ､aの値を変え上記の手順を繰り返す(図一3j(c)).ただし､aの

　値が小さければ構造物は基本パスに収束する司能性が高く､aの値が大きければ､解は発

　散する司能性が高くなる｡そのためαの選択には注意が必要である｡

　ひとたびヽbifurcation　path　上`移行することに成功すればそれほ降は､基本パス上と同様な

計算を行えぱよい｡

　錨本的に､(3,22)式は分岐級の釣合経路の接線右向の変位であるので､この変位は分岐後の

釣台式を満たさないため収束計算が必要となる｡したがって､求めようとする分岐方向に近づ

き得るという大勢を把握できれば十分と考えられる｡つまり､起こり得る司能性は分岐するか

基本パスヘ戻るかのどれかである｡したがって､たとえ精度が粗くても､一度分岐させること

に成功させれば､以後Newton-Raphson法を用いて､初期推定値の精度の悪さを訂正し､正し

い分岐パスを捉えることは+分可能であると考える｡

3.4　結論

　本章では､解析を実行する際に必要となる､本論文で用いる材料の構成則および数値解析手

法の提示を行った｡
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　数値解析手法としては､ポストピーク挙動を含む連続した釣合経路を追跡する手法と､bifur-

りtion　P()int後に生じる任意の釣合経路へ移行するための解析手法を示した｡特に､bifurcation

Point後の任意の分岐経路追跡手法として､固有値問題を解いて得られる固有ベクトルにより変

形モードを推定し試行錯誤的にbifurcation　path　を求めてい《方法を擾案した｡提案した方法

は､コンクリートのような材料非線形性問題を取り扱うときには最も有効な方法と考えられる｡
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4章　コンクリート構造におけるbifurcation　point　の物理的意

　　　義およぴpost　bifurcation挙勤

　本章では､コンクリート構造におけるbifurcation　Point　の物理的意義およびPost　bifurcation

挙動を､簡単な数値計算例を用いて示す｡コンクリート構造のようなひずみ軟化材料は､その材

料特性に依存してbifurcation　pointが生じる｡本章では特に､材料的側面からbifureation　Point

の意義について議論を行う｡

4.1　コンクリート一軸部材のひずみの局所化

S
S
ぷ

(a)Stress-Strain艮ela.tion Strain

　　　　(b)解析モデル

図一4､1弾性軟化性状を示す一軸コンクリート部材

　図一4バ目こ示す弾性軟化の応力ーひずみ関係で衷されるコンクリートの一軸部材に､引張力

が作用する場合を考える｡一例として､この一軸部材を4要素に分割し有限要素法を実行する｡

一端の変位を制徊して解析を行えぱ､図一4,2の(1)の実線の荷震変位関係が得られる.この

時､部材は全ての荷重段階においてuniformな変形をし､各要素でのひずみおよび応力はすベ

て等しい｡また､解析中に構造物の安定性を調べるための固有値解析を行えば､鏝大荷重点を

越え荷重低下領域に入ると､構造物には4つの負の固有値が発生することが分かる｡この鏝大

荷重点は､弾性安定の分類に従えば､11mit　point　であるが､第2章で述べたように､コンクリー
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トのようなひずみ軟化材料では､この最大荷重点後uniformな変形以外の変形挙動を示す複数

の平衡状態が存在するという意味においてbifurcation　point　と定義される｡

}
)
哨
○
μ

図一4.2　Post　Bifurcation　挙動

Disp,

㈲　　　　　　1　　　　　1　1　　　1　　　　　:

㈲　　　　　　　1　　　　　1　　　　　　　　　　　:

(c)　　　　　　:　　　　　l　　　　　:　　　　　:

(d)　　　　　　|　　　　　　:　　　　　　:　　　　　　l

図一4.34つの負の固有値に対応する固有モード

(11)Fourth　Eigenmode　(b)Third　Eigenmode

(c)Second　Eigenmode　(d)First　Eigenmode
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　複数の負の固有値の発生により､それぞれの固有値と関連する複数の平衡状態が同時に発生

する｡4つの負の固有慎のうち一つは､図一4,2の(1)の実線の荷飛低下する不安蜜な釣合曲

線上に構造物が存在していることを示すものである｡そして残りの3つの負の固有値が､異な

る3つのbifurcation　path　の存在を示している｡

　bifurcation　point　から発生する新たな約合経路は､零の固有値に対応する固有モードを使い

求めることができる｡しかしながら､純粋なbifurcation　point　を解析上見いだすことは不司能

に近い｡その結果､一般的にはbifurcation　point　をわずかに越えた点での､零ではなく負の値

の固有値に対応する固有モードを使って､post　bifurcation挙動を評価することになる｡

　そこで､図一4.2の実線上で生じている4つの負の固有値に対応する固有モードを示せば､

図一4.3のようである｡図一4jの点線は､初期の部材形状であり､実線は固有モードを表す｡

図中､(a)(b)(c)(d)順に絡対倫の小さな負の固有劃こ対もする固有モードである.これらの固

有モードを使えば図一4,2の(2)(3)㈲の点線に示す任意のMurcation　Path　を得ることができ

る｡以下に､その手順を簡単に述べる｡

　今､一番小さな固有偵に対応する固有ベクトル(図一4.3(d))をbifurcation　point　からの変

位増分として部材に与え､第3章で示した分岐解析を行えば､図一t2の(3)の点線で示す

直線を得ることができる｡この時の一軸部材の変位状態は図一4.4に示すようになり､4要素

のうち2要素が載荷され(strain　localization　)､残りの2要素が除荷されるモードヘ構造物が

移行していることが分かる｡

unlo記　　Locdzation　　unloa£I　　Loc届zation

　　　　　l　　　　　　　　S　　　　　　　　l　　　　　　　　l

　　　　　l　　　　　　　　S　　　　　　　　l　　　　　　　　l

図一4.4図一4,2の(3)の経路上の構造物の変影

㈲　　　　　　:　　　　　;　　　　　:　　　　　1

(b)　　　　　:　　　　　1　　　　　:　　　　　:

図一4j　2つの負の固有値に対応する固有モード

(a)Second　Eigenmode　(b)First　Eigenmode
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　さらに､図一4.4の変形伏態に対し固有値解析を行えば､構造物には2つの負の固有値が存

在しているのが分かる.一つの負の固有債は､構造物が荷重低下を示す直線(3)上の不安tな

釣合状態にあることを示し､残りの一つの負の固有値がbifurcation　Path　の存在を示している

ものである｡

　図一4jの変形状態に対し作り直された剛性マトリクスより得られる固有モードのうち､2

つの負の固有値に対応するモードを示せば図一4.5のようである｡図一4jの一番小さな固有値

に対応する固有モードを変位増分として図一4.4の変形伏態に加えて収束計算を行うと､図一

4.6に示すように一要素にひずみが局所化する変形モードを得ることができる｡この時の荷重-

変拉関孫は図一4,2の(4)の点線となる.この変形状態に対しては､負の固有値は一つだけであ

り､その固有植は荷鐙抵下する(4)の点線上に槙造物が存在していることを示すもの万ある.ま

た図一4jの(2)の点線も任意の固有モードを級み合わせることで､同様に得ることができる.

unload　　locajization　　u�oad　　unlo記

　　　　　　l　　　　　　　　l　　　　　　　　l　　　　　　　　l

　　　　　　t　　　　　　　　S　　　　　　　　1　　　　　　　　1

図一t6図一t2の(4)の経路上の構造物の変影

　実際のコンクリート構造はコンクリート内部の初期欠陥により､構造内部で一様な応力ーひ

ずみ関係を持たない(imperfection)｡初期欠陥を導入すれば､上記のbifurcation問題は1imit

Pointの問題'`と代わりヽ一要素だけがstrain　locajnze　する性状を見ることができる.例えばヽ

任意の一要素だけが他の要素に比べ小さなひずみでひずみ軟化性状を示すと仮定すれば､解析

上得らヽれる荷t変位関係は､図一4,2の(4)と同じものであり､饅大荷番点後負の固有植は一つ

しか発生しない｡それゆえ､この時得られる荷重一変位曲線の最大荷重点は明らかにhmit　point

であり､一要素だけがlocalizeする変形だけが構造物に許される唯一の変形モードとなる｡

　ここでヽこの問題に対する重要性に鑑みて､上記の内容を再度整理しておく｡即ち､imper-

fedionを導入したときの11mit　point　後の挙動は､bifurcation　point　から一要素だけがlocjize

するbifurcation　path　を選択した結果と同じものであり､最大荷重点は純粋なhmit　point　では

なく､bifurcation　point　が変化した見かけ上のhmit　point　であるということである｡ただしこの

見かけ上のhmit　point　が生じた場合には､分岐解析を含まない一般的な解析により得られたポ

ストピーク挙動はヽ自動的にuniformでない変形挙動を示し､bifurcation　point後のbifurcation

Pathの一つを選択したことと同義になる｡上に述べた例においても､最大荷重点までは､構造
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物はuniformな変形をするが､この見かけ上のlimit　point　の後のポストピーク頗域では今まで

とは全《異なるuniformでない変形挙動を構造物が示すことになる｡

　淑上に示す手順で､離散化されたコンクリートー軸部材のbifurGtion問題に対し､bifurcation

Pathとその時の固有値の関係が分かる.ここでヽ何番目の要素でひずみの局所化か生じるのか

は重要な問題ではなく(任意に取り替え可能だから)､ひずみの局所化が何個の要素で生じるか

が重要になる｡しかしながら､ポストピーク挙動に関しては､鍛も意味のある解はエネルギー

吸収が最も小さくなるbifurcation　path　である｡すなわち､今の例においては一要素だけにひ

ずみの局所化が生じる場合である｡m要素に離散化されたコンクリートー軸郎材の一要素だけ

にひずみの局所化を生じる変形モードを捜す作業は､あまり簡単とは言えない｡　しかし､4要

素に離散化された例と同様に､一番小さな固有値に対応する固有モードを変形増分として､現

在の変形状態に逐次加えることで､達成することが司能になる｡

司
o
山

Disp

図一4.7要素にひずみが局所化する場合の要素分割が荷重変位関係に及ぼす彰響

　一要素だけにstrain　localization　を生じる事実は､非常に重要な結果を導く｡図一4プフは一軸

郎材の要素数を変えたときに一要素だけがlocalizeする時の荷重変位関係を示したものである｡

この図から分かるように､コンクリートのようなひずみ軟化材料では､要素サイズに依存して

解析結果が大きく異なるということである｡すなわち､要素サイズの選択を誤れば､ポストビー

ク挙勤後に得られた数値解は意昧を持たなくなる司能性があることを､また同様にbifurcation

pathの選択の仕方によってもその数倣解が意味を持たなくなる可能性があることを示している｡

　今までは､弾性,軟化挙動を示す応力ーひずみ関係に対し考察を行ったが､実際のコンクリー

トは弾性一塑性一軟化性状を示す｡そこで図一4.8に示す繰り返し雇歴を持つ応力ーひずみ曲線に
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対して考察を行う｡

　図一･4.8は､最大応力点までは応力ひずみ関係は弾性と仮定し､最大荷重後の荷重低下域に

おいては荷重が除荷される場合､応力は弾性剛性と等しい傾きで低下すると仮定している｡先

ほどと同様に構造物はuniformな変形をすると仮定すれば､最大荷重点を越えたところで変形

状態に依存して書き直された構造物の剛性マトリクスには､4つの負の固有値が発生する｡ま

たその後も引続きuniformな変形を仮定すれば構造物は4つの負の固有値を持ち続ける｡

S
Q
七
鳴

(a)応力ーひずみ関{系 Strain

1　　　　　　　　1　　　　　　　　1
1　　　　　　　　1　　　　　　　　1

　　　　　(b)コンクリート一軸部材

図一4.8弾性塑性軟化性状を示す一軸コンクリート部材

1
'
〇
八
【

図一4､9　Post　Bifurcation挙動
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　この時､要素内のひずみがB点まで進んだときに負の固有値に対応する固有モードを変位増

分として､その時の変形伏態に加えれぱ､図一4.9の点線で示すように3本のbifurcation　path

を解析上得ることができる｡これは､ひずみ軟化域においては､繰り返し履歴経路のために構

造物が､常に負の剛性を持つ経路と正の剛性を持つ経路を任意に選択し得る司能性を持ぅてい

るためである｡この結果より以下の結論が導かれる｡すなわち､コンクリートのようなひずみ

軟化材料では､複数の負の固有値の存在が､常に不安定な平衡状態からbi伍rcation　path　へ移

行する司能性を示すということである｡一般には､槙造物はA点でbifurcation　point　発生とと

もに､任意のbifurcation　pathへ移行する可能性が最も大きいためこの問題は余り重要な意味

を持たないが､ひずみ軟化材料の特徴的な挙動として注意しておく必要がある｡

4.2　2軸応力場でのコンクリートのpost　bifurcation挙動

　前節では､軸方向にuiformな変形をする一軸応力下の部材を対象としたが､実際の構造物

でそのような変形をする場合は少ない｡そこで本節では､2次元応力下の平面応力状態にある

コンクリート部材に引張応力が作用したときのpOSt　bifUrCatiOn挙動について調Iぺる｡

　解析は図一4.10に示すように4分の1モデルを長方形双一次要素により分割し､一端の節点

変佼をすべて同じ慎で制御して行った.解析弟件としては､が=30(財ハ)､ム=3(財/)a)､

ご｡o=-0,002､ε｡=･0001ヽ･ノ=o,2としヽクラック発生後の引張応力は次式で与えた｡
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図一4jO解析モデル
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　また､クラック発生後のせん断剛性は山田､青柳のモデルを使った｡

　解析結果は図一4jlに示す｡単に変位を制御して解析を行えば一軸部材と同様にuniformな

変形をする(a)の曲線が得られる.したがってクラ･･クも荷･と垂直な方向ヘ一様に発生してい

その時の4次までの固有モードは図一4｣2に示すようである｡この固有モードのうち一次､二

次モードを使ってbifurcation解析を行った結渠が図一4,11の荷･一変位曲線の(b)(c)の磁l線

である.(b)は一次モードを(c)は二次モードをbifurcation　point　で増分変位として与えた結渠

得られた釣合曲線である｡任意のbifurcation　path　を選択することで､より荷重が急激に低下

する変形モードが槙造物に存在することを示している.また図一4jlには､(a)(b)(c)の曲線上

の変位増分もそれぞれ示しているが､二次元応力場にあるため､bifurcation後の変形挙動は非

常に複雑になる｡実際､コンクリートの引張試験を行えば､コンクリート内部の不連続な材料

特性により､コンクリートは対称な形で破壊することはなく､その挙動は複雑で肢壊形態も一

つでない｡この解析結果は､コンクリートが引張力を受け破壊する場合の司能な肢壊形態の一

つを模擬したものと考えられるが､さらに多くのbifu　rcation　Path　の追跡を行えぱ､実際の破

壊現象と非常に近い変形モードを解析的に得ることができると思われる｡

4.3　結論

　本章では､コンクリート構造におけるbifurcation　point　の物理的意義およびPost　bifurcation

挙動を材料的側面から簡単な数値例を用いて示した｡

　まずコンクリート一軸部材を考え､負の固有値および負の固有値に対応する固有モードと

bifurcation　point後の挙勤の関係を明らかにするとともに､imPerfedionの導入やloealization

問題のbifurcation問題に対する位匿づけを行った｡また､コンクリートのようなひずみ軟化材

料では､弾性安定の分類に従うlimit　point　が､その材料特性に依存して複数の平衡状態が存在

するという意味でbifurcation　p｡intとなる場合があることを示した｡さらに､2軸応力下にあ

るコンクリートに引張応力が作用した場合のpost　bifurcation挙動を調べ､2軸応力下の構造

物はbifurcation　point　後unilormな変形挙動から非常に複雑な変形挙動に移行する可能性を示

した｡
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5章　鉄筋コンクリートはりのポストピーク挙勤の解析

　本章では､鉄筋コンクリートはりを対象とし､解析的にボストピーク挙動を求めるとともに､

limit　point　､bifureation　point　での構造物の挙勤が実際の鉄筋コンクリートはりの挙動とどの

様な関孫を持つかを凋べる｡そして､従来未解明であったはりのせん断破壊メカニズムに新た

な知見を提供する｡解析は､第2章で導いた有限変形問題に対する増分形式の仮想仕事方程式

に基づく有限要素解析を面内変形を行う平面要素に適応して行った｡

5.1　　　　　　ロ　｢　　　'‘　　　　　ゝ　　　　,　　　化

　面内変形を行う平面要素に対し､図一5jに示すような座標系を取り､平面要素のzぶ方向の

各々の変位関数として以下の関数を用いる｡

k｡

　　び(zd/)=　tz(r,y)
　　1/(z,y)゜可z,y)

こで､叩ノはそれぞれz,y方向の変位である｡

(5.1)の変位関数に対して
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―
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図一5｣平面要素
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　今ヽある荷･状態における応カヽひずみヽ浚面カヽ変位をそれぞれ(ぐ),ぐ),聯))､(々),ぐ),･心))
(が),がo))､(u(o),む(o))で表し､微小な荷重増分により生じる各増分を(ら･･ぴy･ちy)ヽ(らタら,石y)､
(方,ん)､(u,む)とする｡第2傘で喋いた増分形式の翫想仕皐力程式に代入すれば､饅終的に､面

内変形をする平面要素に対し次式が得られる｡
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これより､次式の有限要素解析に用いる増分形の剛性方程式が導かれる｡

([剔+[Ko]+[ら])("){ムd}(“1)={△F}(゛゛1)+{尽}(")
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ここに[XIは接線剛性マトリクス,[ATo]は初期ひずみマトリクス,[瓦9]は幾何剛性マトリク

ス,{八}(゛)はn段階において釣合方程式が完全に満足されないために生じる不平衡力である｡

区HねH凡1の具弥的な形を玖下に示す.
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　なお､[則は線形のaずみ一変拉マトリク゛,[I)]は豺料の構成マトリクスペA]は一鮫化座

標マトリクスである｡

5.2　鉄瞎コンクリートはりのせん断験壌メカニズム

　鉄筋コンクリートはりのせん断破壊は､現在もなお十分に解明されておらず､特に各種のせ

ん断破壊モードが､どの様な要因によって支配されるかが明らかではなかった｡本節では､こ

のメカニズムに対して解析的な面から考察を加える｡
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5.2.1　既往の実験と本解析億との比較

　解析に用いた供試体は､代表的に池田らが行った実験[23}のものとした｡供試体の形状およ

び配筋は図一5.2に示すようである｡供試体はa/d=1.3の比較的短いディープピーム状のはり

である｡ここで､aはせん断支間､dは断面有効高さである｡実験は対称2点巣中荷重による

単訓載荷で行われたものである｡一方､解析は実験の荷重作用点の変位を等しく制御すること

により行った.解析築件としては､コンクリートは圧縮強度26,4(訂氏),引張強度2,69(MPa)

とし､鉄筋は降伏強度354(肘j)a),初期嗣栓1,99×105(MjPa)とした.またクラ･･ク発生緩の

コンクリートの引張応力の軟化性状は次式で与え､クラック発生後のせん断剛性は山田､青柳

のモデルを用いた｡

ぴ
-

- 白
o｡4

(5.14)

ここで､力は引張強度､ら｡はクラック発生時の引張ひずみ､ごはクラックと垂直方向のひずみで

ある｡

　供試体の支間中央における荷重,変位曲線に関する､実験値と解析値の比較を図一5.4に示す｡

図中､実線が解析結果を示し､△印が実験値を表している｡解析結果は､最大荷重後のポスト

ビーク領域に至るまで実験値を非常に精度よく再現している｡また､図一5.3に最大荷重近傍

での供試体の実験および解析から得られたひび割れ状況図を対比させて示す｡解析によって得

られたひび割れ発生領域は､実験結果よりも広く分布しているが､ひび割れ方向については実

験値とよく一致しており､ひび割れ伏況も解析結果はよく再現している｡
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　ここで､微小変形理論に基づく解析も同時に行い､有限変形理論に基づく解析値と比較を行っ

た｡図一5.4の点線が微小変形理論に基づく解析値である｡有限変形理論によるものと微小変

形理論による結果を比べると､最大荷重点近傍までは両者はほぽ一致した｡しかしながら､最

大荷重点近傍で荷重載荷点近くのコンクリートひずみが圧縮軟化顛域に人ると､有限変形理論

による解析値は微小変形理論による解析値より若干上昇することが分かった｡今回の解析では

両者の差はそれほど大きく現れなかったが､この理由としては解析の対象としたRCはりが比

較的短いものであり､その変形量も小さかったためと考えられる｡

5.2.2　ボストビーク領域での不安定な鉄筋コンクリートはりの挙動

　解析を実行する際に､図一5.4中に示す●印を越えたところで2つの負の固有値が発生し､そ

の後■印までは構造物は2つの負の固有値を持ち統け､■印を越えたところで4つの負の固有

値が発生した｡第2章で述べたように､負の固有値の発生により構造物は不安定な釣合状態に

あるoまた負の固有値の存在は我々に､hmit　point　あるいはbifurcation　point　の存在を教える｡

　図一5jに●印直前での4次までの固有値､固有モードと変形増分を図一&6に●印直後で

の4次までの固有値､固有モードと変形増分を図一5.7に■印直後での4次までの固有値､固

有モードと変形増分を示す｡

　図一5.4中●印は荷重一変位曲線の最大鞠重点に対応しており､hmit　Point　であると思われ

る｡しかしながら､●印では2つの負の固有値が発生しているため､第4章で示したように､

bifurcation　point　での挙動と同様に図一5.4中の荷重低下する平衡状態とは異なる変形状態が

存在することが予測できる｡この点からの分岐経路を求めるには､既に何度も述べているよう

に､負の固有値に対応する固有モードを増分変位とした分岐解折を行えぱよい｡そこで､図一

5.6に示す●印直後に生じる負の固有偵に対応する固有モードを見てみると､一次モードには

非対称な変形挙動を予測させる固有モードが発生し､二次モードには変形増分と同様な対称な

変形挙動を予測させる固有モードが発生していることが分かる｡この点から新たに生じる分岐

経路は､この一次モードを増分変位とした分岐解析を行うことで得られると考えられ､分岐釣

合経路上では構造物は明らかに非対称な変形挙動を示すモードヘ移行すると思われる｡しかし

ながら本解析では､2点の変位を等しく制御した解析を行っているため､非対称になり変位制

御点の変位がそれぞれ巽なるような解析を行うことはできない｡また､対象とした実験では､

2点の変位を制御しているため､非対称な変形モードヘの移行はあまり現実的ではない｡した

がってヽ構造物が対称な挙動を示す場合だけを考えれぱ､この点はbifurcation　pointではなく

limit　point　と限定される｡
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　ここで注意すべきことは､第4章で述べたように､1imit　point　にはimperfectionの導入で

bifurcation問題からhmit　pointの問題へと移行した結果により生じる見かけ上のhmit　point

が存在することである｡構造物の変形解析を行う場合､変形の進行に伴う構造物内部のひずみ

分布などのimPerfedionや数値解析上の誤差により､このような問題はしぱしぱ発生する｡し

かしながら､この点以降の変形挙動(図一5.6)を見れば､●印以前と変化はなく､また●印

前後の固有モードも変わることがない｡したがって､●印は純粋な1imit　point　であり､この点

以降も対称な変形モードに限定すれば､構造物に許される釣合経路は一つしか存在せず､その

変形挙勤は図一5.6に示す変位増分と同様なものになる｡
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　さらに計算を進めると､朧印以後で構造物には4つの負の固有値が生じた｡この時の固有モー

ドを見ると､一次･二次モードに今までと全《無関係のように思われる固有モードが現れてい

ることは非常に興味深い｡一次モードは対称形に近いモードが､二次モードには非対称なモー

ドが生じている｡新たな負の固有値の発生によりこの点は明らかにbifurcation　p･intと定義さ

れ､この点から今までとは全く変形状態が異なる釣合経路が発生する｡■印以後の実線上の変

形増分は､■印以前と大きく変わることはなく､実線で示される釣合経路は､･点前後でも連

続な釣合経路と考えられる｡

　次に､■印で図一5.7に示す1次モードを初期変位とする分岐解析を行うと､図一5.8の一点

鎖線となる釣合経路を解析上得ることができた｡これがbifurcation　point　後に生じる新たな釣

合経路の一つである｡この釣合経路によれぱ､荷重が急激に低下してゆき､解析上構造物が破

壊に至る性状を表現し得たと考えられる｡急激に荷重低下を生じているときの鉄筋コンクリー

トはりの変形挙動は図一5.9のようであった｡図によれば､RCはりが荷重載荷点下部に局所

的な変形の集中を生じる変形挙勤を示すことで､荷重が急激に低下し構造物が破壊に至る性状

を示していることが分かる｡

　今までの例はスターラップがあるRCはりであり､構造物の挙動も比較的に曲げ挙勤が卓越

していた｡そこで次に､スターラップがなくせん断変形が卓越すると考えられるRCはりを対

象とした解析を行う｡

　解析モデルを図一5.10に示す｡モデルは先ほどと同様にa/d=L3の比較的短いディープ

ビーム状のはりである｡また荷重は､非対称な変形モードを認めるために､供試体中央への一

点集中載荷と仮定した｡解析は､この荷重載荷点の変位を制御して行った｡解析に用いた材料

の機械的性質などは､すぺて先の例と同様な値を用いている｡

　解析より得られた荷重,変位曲線は､図一5.11に示すものである｡ただしこの時の変位は､荷

1載荷点下力の供訳体下端でt魏している.解析を実行する際に図中(3)の時点に対応する変

位で一つの負の固有債が発生し､この時構造物の荷重も戴下し始めた.したがって､(3)の時点

では､limit　point　が定毅される.図一5.11の荷1変拉曲線上の(1)(2)(3)(4)点7の解析より得

られた構造物の変形増分を示せぱ図一5j2のようであった｡limit　point　後の荷重が急激に低下

する釣合il線上の構造物の変影増分(3)(4)は､linjt　point　前の変形増分とは大きく変化し1rい

ることが分かる｡この荷重一変位曲線の最大荷重点は､数値解析上はlimit　point　を定義するが､

最大荷重点後の変形挙動が最大荷重前とは大きく異なることから､bifurcation　Point　が変化し

た見かけ上のhmit　point　であると考察される｡したがって､今回得られた最大荷重点後の釣合

経路は､変形の進行に伴うimperfectionの導入により得られたbifurcation　path　の―つと考え
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られる｡すなわち､bifurcation　p｡int後に新たに生じる釣合経路を示していると考えることが

できる｡

　ここで､最大荷重点後の解析より得られた変形増分を見れば､(4)の変形増分に対して構造

物には､shear　band　が発生していることが分かる｡本解析で示された､構造物が急激に荷重低

下する性状は､このshear　band　の発生により生じたものと推副される｡今回解析の対象とした

ようなスターラップのないRCはりが実際に破壊する場合､その多くはせん断クラックの急激

な発達が原因となっている｡したがって､ここに示した結果は､実際の構造物がせん断肢壊す

る挙動をbifurcation　path上で得られた変形モードにより､解析的に司現できる可能性を示し

たものと言える｡

　ここまでに示したRCはりのポストピーク挙動のうち､図一9､図一5jl(4)の変影挙動

は､構造物の実際の破壊現象を解析的に再現できる可能性を示したものと考えられる｡したがっ

てこの結果は､構造物の破壊時の性状は､bifurcation　point　後のbifurcation　path　を追跡するこ

とで解析的に得ることができることを示唆している｡またこのことは､構造物の破壊点が､解

析上はbifurcation　point　で定毅することが妥当であることを示唆する｡

5.3　結論

　本章では､RCはり構造を対象とした有限変位理論に基づく有限要素解析を行い､構造物の

ポストピーク頗域での挙勤を構造安定性を考慮して詳細に詞べた｡その結果､bifureation　point

がRCはり構造のせん断破壊に密接な関係があり､bifurcation　point　後のbifurcation　path　を

選択することで構造物が破壊に至る可能性を解析的に示した｡本章では2つのケースについて

解析を行ったが､スターラップのないRCはりを対象とした場合には､shear　band　が生じるこ

とで構造物が破壊に至ることを示しており､この結果は実際の現象ともよく一致するものであ

る｡一方スターラップのあるRCはりの場合､荷重載荷点下部に局所的な変形の集中が生じる

変形挙動を示すことで､荷重が急激に低下することを示している｡しかしながら､本解折では

゜ンクリートのひずみがsoftening頗域にあるため､得られた結果は要素分割などの影響を受

けると考えられる｡本解析では､その影響の程度についての検討はしておらず､今後より詳細

な検討が必要と考えている｡
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6章　鉄筋コンクリート柱のポストピーク挙動の解析

6.1　構既

　鉄筋コンクリート構造物の耐震設計の基本的な考え方として､大地震時の入力に対しては鉄

筋降伏後の大きな塑性変形によって､エネルギー吸収を図ろうとする考え方がある｡そのため

に､RC構造物の復元力特性を求める実験から更に歩を進めて､最終的な変形能力を求める静

的正負繰り返し載荷実験が数多《行われるようになった[37][491.特に土木分野tは､過去数

年精力的な研究が進められていると言ってよい｡建築構造については土木よりも先行して同様

の誠みがなされ7=いる[6].そしてその結果を蓬にしたgc部糾の･性変形能を吏量化する該

みも､何人かの研究老によってなされている[2o][24][36]･

　しかしながら､RC構造物は土木･建築の両分野でその諸元等がかなり異なり､両分野で得

られた成巣が有機的に結ぴ付いていないのが現伏である｡したがって､いずれの研究も塑性変

形能を精度よく評価するには到っていないと思われる｡このことは､過去になされた研究の多

くがおもに実験に基づいたものであったためと考えられる｡

　土木･建築両分野のRC構造物に一般的に適用し得る結論を得るためには､部材降伏後のメ

カニズムや各種要因が終局変位に及ぽす影響を解析的に評価する必要があるが､これまで行わ

れた解析的研究は､ほとんどが鄭材断面のモーメントー曲率関係に基づいたものであり､上記

の問題を詳細に検討することは不可能であるばかりでなく､軸力が作用する場合の構造物自身

の大変形効果､終局破壊点の予測に対して極めて重要と思われる分岐､不安定問題に対する解

析的機能も有していない｡

　そこで本章では､上記の点を鑑みて､その前半部分において鉄筋コンクリート柱のポストピー

ク領域に至るまでの挙動を明らかにし得る解析手法の開発を行った｡解析手法は､第2章で導

いた有限変形問題に対する増分形式の仮想仕事方程式を基礎とする有限要素法である｡ただし

本章では､せん断変形の影饗を考慮できるように新たな定式化を行っている｡さらに､大きな

変形を生じる鉄筋コンクリート柱の正負繰り返し載荷実験を行い､開発した解析手法の大変位

繰り返し部材への適用を行うとともに､各種要因を変化させた既存の実験結果との比較により､

各種要因が塑性変形挙動に及ぽす影響を解析的に評価した｡

　また後半部分では､鉄筋コンクリート断面のせん断剛性モデルを圧縮場理論を用いて作成し､

せん断変形が構造物に及ぼす影響を考察している｡コンクリート構造物の変形およぴ破壊性状

にせん断変形が及ぼす影響は非常に大きく､この影響を如何に評価するのかがコンクリート構

造分野での大きな目標の一つであるが､本手法を用いれぱその影響が簡単に評価できることを
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示している.最終的には､鋏筋コンクリート柱における構造不安定性を､曲げ変形だけを考慮

した場合およびせん断変形と曲げ変形の両者を考慮した場合について議論し､鉄筋コンクリー

ト柱の終局時の挙動の解析的解明を行っている｡

6.2　せん断変形を考慮した鉄肪コンクリートー　　　　　一　　定式化

6.2.1　せん断変形を考慮した有限変形問題に対する増分形式の仮想仕事方程式

　図一6jに示すような座標系を取り､軸力,せん断力,ぞ-メントが作用しているはり部材を

考える.せん断変影を考慮するためはり要素のz,y方向の名々の変拉増分H/(zd/),ド(z湖

を曲げ変形成分並びにせん断変形成分を用いて以下のように表す｡この時､Timoshenkoはり

の理論に基づき断面は変形後も平面を保つと仮定している｡

　　　w(zd/)=uノーy首　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　(6j)
　　　ド(zd/)=む6+tノj　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　(6,2)

ここで　uノ:軸力による軸方向変位増分

　　　　むb:曲げによるたわみ変位増分,

　　　　む,:せん断によるたわみ変位増分

Y
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図一61部材の変形
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　(6j)(6,2)式に示した変位場を用いるとヽ軸ひずみ,せん断ひずみ成分はそれぞれ次式で与え

られる｡
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　(o)式づ普)‰微小盟なので省略している｡

　ある荷劃犬態においてはり嬰素に生じている応カヽひずみヽ浚面カヽ変確をそれぞれ(暗),聯))､
(ぐ),鴬))､(がo),がo))､(ぐ),ぐ))で衷し､微小な荷重増分にょり生じる各増分を(ら,‰)､

(らふy)､(八,八)､(‰,叫)とする.第二章で導いた増分形の仮想仕事方程式に代入すれば､せ

ん断変形を考慮したはり要素に対し､次式の仮想仕事方程式が導かれる｡
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　(6句式の第1項が微小変形理論におけるひずみエネルギーの変分で応力がなす仮想仕寥を表

し､第2項は変形の進行にともなって生じる付加応力成分のなす仮想仕事項､第3項は初期応

カペo)のなす仮想仕察項である｡また(6,6)式は前段階における釣合い方程式が完全に満足さ

れないために生じる吊平衡力がなす扱想仕事である･(6,5)(6,6)式を蓬礎として有限嬰素解析に

用いる剛性方程式を導《ことができる｡
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(6,9)

ここに､た(=釘/G痢はせん断圖性と曲げ翔栓の比を衷す孫数である･(6,8)式の変位関数は､

せん断剛性が無限大ならば一般によく知られているものと一致する｡また､{du},{心}はそれ

ぞれ部材の軸方向および鉛直方向の節点変位増分ベクトルで次式で衷される｡
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6.2.2　顛性方程式

　有限変形理論を支配する仮想仕事方程式を導いたので､次のように､等価な増分形剛性方程

式を求める｡

　せん断変形による､はりのたわみむjは釣合を考えることで次のようになる〔16]｡

庇｡
-

&

-

-

-

一

--

Gメ1

d財
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心

　£7d3怜
---

　Gメ1　dz3
匯7)

ここで､£7は断面の曲げ剛性､Gj1は有効断面のせん断剛性であり､RC郎材のクラック状態

などに依存する｡

　(6ブ7)式は曲げ変形とせん断変影との関砺式でありヽ郎材の変拉増分を3改多項式と仮定する

と､各変位増分の変位関数は次のように表される｡

　　　u/　=[凡]{du}

　　　4=[凡6]{&}|　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　(6,8)　　　む,=[凡,]{㈹

凡

yVt,6　=
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　上式中､む1,私(i=1､2)はそれぞれ1節点におけるたわみ増分､曲げによるたわみ角増分

である｡節点のせん断回較絢は､(6,7)式より曲げによる回E絢に破存しており､節点の回鮫角

増分を曲げによる回転絢増分で裳すことで､はり要素は(6恂式の6自ltl度を考えるだけでよ

くなる｡

　昨8)式を(6,5)式に代人することにより次式のはり要泰の増分影嗣性力程式を得る.

([別刊伺+[ら])(“){△d}(゛゛1)-

一 {△科(゛゛1)十{八}(") (6jO)

ここに､上付きの(n十1)又は(n)はそれぞれ､第(n十1)あるいは第(n)段階における諸量を

衷す｡また[祠,[瓦o],[私]はそれぞれ､構造物の剛性マトリクス,初期ひずみマトリクス,

幾何剛性マトリクスであり､(6,5)式の第一項,策二項,篤三項に対応するものである.部材の

援さで積分したときの剛桂マトリクス[和ヽ幾可嗣栓マトリクス[凡|の具体的な形を示せば､

(6,11)(6.12)弐のようである.
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　せん断変形の影審は､マトリクス中のせん断嗣性(Gj4)により考慮できる･{尽}はn綬階に

おける釣台吉程式が突全に満足されないために生じるぶ平衡力であり吽6)式に対応するもの

であるoなお本解法では後で述べるように､updated　lagrange　法にしたがい､変形の進行にと

もない各荷重段階に対して座標変換を行っている｡そのため座標の更新が､初期ひずみマトリ

クスと男価になるので匯o]の影響は非常に小さくなり錬複しても構わなくなる[9]･



6.2.3　数倣計算プログラム

　前節までに示した手順によりヽ数植計寡プログラムを作成した.この中で(6jO)式における

各剛性マトリクスおよび不平衡力を求めるために行う積分計算法としては､各要素の任意部分

を図一6.2に示すように､x方向にm等分､y方向にn等分し､各微小要素ごとに第3章に示し

た応力ーaずみ関孫を導入し碩分影式を名微小要紫の総相として衷す(Layered　Beam)[62].鉄

筋コンクリート構造物のように断面高さ方向に対し応力の変化が著しい場合や断面内に異なる

材料を有している場合には､このような層分割法は構造物の挙動を正しく評価するための有用

な方法である｡層分割法に基づき作られた任意変素における嗣性マトリクス(GX6)の2行2列

の成分7ぐ22(水平変位のせん断力への寄与分)について具体的に示す｡
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杓o(心,一冶十紀(いI一弧)} (6.16)

ここで､yoは､中立軸と中心軸との距離である｡

　断面のひずみ分布より任意の微小部分のヤング孫数£(0,£)が求まり､それに中心軸に対

する微小部分の断面2次モーメントを乗ずることで任意の微小部分の曲げ剛性が求まる｡この

操作を任意断面の全ての微小要素について行い､それらの和をとることで任意断面の曲げ剛性

釘(j)が正微に把握できる((6j4)式参照).求めた部材方向の各分割位鯉での鼎げ剛性を軸

方向に相をとることで､解析に用いる剛性マトリクスの成分が求まる((6j3)式参照).なお

G肌メ)は鉄筋コンクリート断面に対し定義される偕である.

　ここで鉄筋コンクリートのように変形に従い中立軸が移勤する断面では､部材方向の軸線が

一定である条件を満たす必要がある｡そのため断面2次モーメントは常に中心軸回りで考え､

中立軸の移動は断面1次モーメントにより考慮する｡

　解析は以上のようにして求めた各要素の増分形剛性方程式を各変位段階ごとに部材座標系

から全体座標系に変換し､構造物全体の増分形の剛性方程式を用い､Newton,R呼hson法に基

づ《変位増分法により行っている｡また各変位段階では､構造物の安定性およびlimit　Point　､

bifurcation　point　の強生の有鍼を凋べるため固有植解析を行いヽ接線嗣性マトリクス(匯]+【凡D

の固有値､固有ベクトルを求めている｡

6.3　　　ロ　　　　け出しによる水平刻立

　コンクリートを基礎とする､柱､橋脚あるいは壁などが水平力を受け変形するとき､コンク

リート基礎に定着された鉄筋が引き抜ける現象を生じる｡鉄筋コンクリート橋脚を対象とした

実験では､このフーチングからの抜け出しによる嘔体部の回転によって生じる水平変位が､全水

平変位中に占める割合は非常に大きいといわれている｡例えば太田は[48]､小型供試体を用い

た鉄筋コンクリート柱部材の実験で､抜け出しによって生じる水平変位は全水平変位の約50

%に及ぶと報告している｡そのため､鉄筋コンクリート構造物のポストピーク領域まで至る変

形挙動を正確に算定するためには､主鉄筋の基礎からの抜け出しを正しく評価する必要がある｡

　また大規模な地震による力を鉄筋コンクリート構造物が受けるとき､鉄筋は降伏しさらに繰

り返し挙動を示す｡そのため､鉄筋の抜け出し挙動も弾性時だけでなく塑性領城までを連続的

に評価し､さらに履歴を考慮した繰り返し挙動をも考慮する必要がある｡

　そこで本節では､降伏荷重以上の繰り返し載荷を受ける鉄筋の抜け出し量を算定する手法を

提案する｡本節で示す軸方向鉄筋の抜け出し量算定方法は､以下に示す仮定および計算手順に

従うものである｡
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6.3.1　鉄筋降伏後のフーチング内の鉄筋のひずみ分布

　鉄筋の抜け出し量を求めるためには､フーチング内の鉄筋のひずみの分布形を決定する必要

がある｡ひずみ分布形が決定すれぱ､そのひずみ分布を軸方向に積分することで､抜け出し量

は求めることができる｡本研究では､ひずみ分布形状を既往の実験結巣を参考にし､図一6.3

に示すものと仮定した｡すなわち､鉄筋降伏前は三角形分布を､鉄筋降伏後はフーチング内で

鉄筋降伏位置において2つの倣きをもつ形状とした｡ここで､£｡は弾性ひずみ分布長､瓦yは降

伏時弾性ひずみ分布長､らは塑性ひずみ分布長である｡

　鉄筋のひずみ分布形状が与えられれば､次にひずみ分布長を決定すれば､フーチング内のひ

ずみ分布が求まる｡

ら

ら

ねy

ど

　before　yielding　　after　yielding

図一G｡3フーチング内の鉄筋のひずみ分布

　　　　　　ら　　ぶra沁ε

図一6.4付着応力ーひずみ関係
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ひずみ分布長(£)は､鉄筋に沿った任意の点における付着応力71を用いて

　叉≒r7L)ち心=亨び (6｣7)

で求められる｡ここで､z方向は鉄筋軸方向を定義し､剥ま鉄筋とコンクリートの付着応力と釣

り合う鉄筋の軸方向応力度､Dは鉄筋径である｡

　付着応力71は､図一6.4に示す付着応力ーひずみ関係より求まると仮定する｡付着応力は島､

周､岡村らの研究[56Dこよれば鉄筋が降伏すると大きく低下することが明らかになっている｡

図一6,4は､既注の吏験聳料を参考にし7､鉄荊降伏肪[43]と後[56172つの曲線を組み合わ

せ､鉄筋降伏後の付酋応カの低下を考慮したものである.ただし､図一6,4中のガはり//cm2

の垠位を持つものである｡

　(6j7)式を用い鉄筋の付蔚応力度とフーチング上面での鉄筋応力を釣り合わせることで､ひ

ずみ分布長が浹定される.ここでヽ弾性ひずみ分布長(島)と楚性ひずみ分布長(ち)を鉄筋降

伏により明確に区別するため､玩部分の付着応力度は鉄筋の弾性ひずみに対応する応力(ら)

とヽら部分の付着応力度はヽ鉄筋降伏後の･性ひずみ増分に対応する応力増分(dら)と釣り

合うと仮蜜すればヽ(6j7)式は禰性ひずみ分布長(£｡)および楚性ひずみ分布長(ら)に対

し､次式のように書き直すことができる｡

烏
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/
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この式に､図一

ようになる｡

玩=

ら
一

-
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7r∂ち心コ亨ら
7rp乙心゜ゼとdら
　　　　4

(6,18)

(6,19)

6,4中の付着応力ーひずみ関係を代入すれば(6,18)(6,19)式はそれぞれ次式の

　　　　　3　　　　　1　召
　　'゛'　　　　　　　　----(7

4×o｡084×1000　yこ゛2　e

dら

(6jO)

(6.21)
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　(6.20)(6,21)武より得られる碑柱ひずみ分布長およぴ漿性ひずみ分布長を用いれば､フーチン

グ内の鉄筋のひずみ分布が決定される｡

　抜け出し量Sは､上記の手順により決定した鉄筋のひずみ分布を鉄筋軸方向に積分すること

で求められる｡
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6.3.2　繰り返し荷重を受けるフーチング内の鉄筋のひずみ分布挙動

　繰り返し載荷を受ける場合､フーチング内のひずみ分布は一方向載荷の場合と異なり匝親∇

挙齢を示す[121[13].例えば､引張降伏後に圧縮載荷を受けるような場合には､フーfンダレ

面直下の鉄筋塑性領域では､塑性領域の上部で前回の引張載荷時に受けた引張の残留ひずみか

残っているが､下郎では圧縮ひずみを生じているような､圧縮載荷時であるにもかかわらず兄

かけ上引張ひずみと圧縮ひずみが混在したひずみ分布挙動を示す｡

(a)鉄筋の応力ーひずみ関係

0.01

(b)b点でのひずみ分布

ど

沢
一
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9
{
心
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(c)c点でのひずみ分布

ザ
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o｡005 0､01

(d)d点でのひずみ分布

図一6.5繰り返し荷重を受けるフーチング内の鉄筋のひずみ分布挙動
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　本研究では､繰り返し時の鉄筋とコンクリートの付着応力を､除荷時を基準とする増分形式

で衷現することで､実際の繰り返し時のフーチング内のひずみ分布性伏のモデル化を可能とし

ている｡すなわち､除荷時の鉄筋ひずみをε,とすれば､図゛一吼4の付着応力(7)-ひずみ(ε)

関係は､ダー(ご一祠関孫に靉き換わると仮定した.これは､除荷時には鉄筋は弾性挙動を示す

ことを考慮し､この時の付着応力も弾性時と同様に図一64の原点からの挙動と同様になると

仮定したものである｡

　このような仮定のもとで得られる､繰り返し荷重を受けるフーチング内の鉄筋のひずみ分布

挙動の一例を図一6jに示す.図一6j(a)に､フーチング上面での鉄簡の応力ひずみ履歴挙獅を

示し､図一6,5(b)(c)(d)に､図一6μa)中のb点,c点,d点における本モデルにより得られたひず

み分布形状を示す.なお､図一6,5(e)(d)には､b点でのひずみ分布を点線で示している｡前回

の引張荷鐙よりも大きな引張荷･を受ける場合(b点→c点)､ひずみ分布はこれまで生じていた

■性領域を拡大して､塑性ひずみが鉄筋の下部へと伝搬していく様子が本モデルにより示され

ることが分かる(図一6,5(e)).一方､圧縮荷蛍を受ける場合には(b点→d点)､顎性ひずみ顛

域では引張ひずみの残留により見かけ上引張ひずみが分布するが､下部の弾性ひずみ鎖域では､

圧縮の弾性ひずみが分布する形伏を示す(図一6,5(d)).この結梁は実験結渠とも定性的に一致

するものであり､本モデルによりフーチング内のひずみ分布挙動か概ね再現できると推測される｡
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図一6､6繰り返し荷重を受ける鋏筋の応力ー抜け出し量関係

70



　本モデルをヽ筋ら[57]が行った繰り返し載荷引き抜け誠験に適店した.奥験は､D13でち=

325(訂戸a)ヽ瓦=1.66×105(訂j)a)の普通具形棒鍋を圧縮強度庄4(肘7)a)のマヴシプな

コンクリート洪試体に配置したものである｡図一6.6に実験値および解析値を示す｡図中●印

が実験値､実線が解析値である｡解析値は実験値をよく追随しており､本モデルが繰り返し載

荷を受ける場合の鉄筋の抜け出し量を妥当に評価できることが分かる｡

6.3.3　抜け出しによる水平変位

　鉄筋の抜け出し量(S)が求まれぱ､鉄筋の抜け出しによる躯体の回転に伴う水平変位べ,φは､

　　心辱=苧　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　(6,23)
により決定される｡ここで､zは中立軸から引張主鉄筋までの距離､/1はフーチング上面から

任意点までの距離である｡

　一般に鉄筋が抜け出すことは､構造物の幾何学的非線形性に彰響を与えると思われるが､本

研究では鉄筋の抜け出しによる変形は､郎材の変形とは独立と仮定した｡

6.4　鉄筋コンクリート柱の大変Q饉り返し挙動

6.4.1　スレンダーな鉄筋コンクリート柱の正負交番載荷実験

　前節までに開発した鉄筋コンクリート構造物の大変形解析手法の妥当性およぴ鉄筋コンクリー

ト柱に軸力が作用したときの軸力が構造物に及ぽす影響を検討するため､RC柱の正負交番載

荷実験を行った[44]･

(1)供試体

　破壊時にかなり大きな変形をさせるためスレンダーな柱を想定して､供試体の諸元を決定し

た.供誠体の形状は図一6.7に示すようなI形断面を有し､高さ100(cm)､せん断スパン比12沼

のRC柱である｡なお､本供試体の引張鉄筋比は､0.67(%),帯鉄筋(Å｡=O｡0078(cm2),4cmピヅ

句比はo,45(%)である.表-61に使用したコンクリートおよび鉄簡の機械的性毀を示した

が､コンクリートの圧縮強度および鉄筋の降伏点強度は､それぞれ30j(肘jPa),24L2(財戸a)で

ある.図一6jは､実験で用いた叉影鉄筋(D3)の引張訳験により得られた心力ーひずみの関係

で､解析に用いた応力ーひずみ関係は図中に実線で示した｡

　なお､供試体は柱部分とフーチングを別々に作成した後､フーチング中心部に開けておいた

穴に柱部分を差し込み､両者の隙間をモルタルで埋め一体化することにより作成した｡
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鉄筋 コンクリート

瓦(がj)a) 八(μ7)a) 瓦(財j)a) が(肘戸a)
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(2)載荷方法

　載荷装置図を図一6.9に示したが､載荷は軸力を一定の値(向=2訂J)a)に保ち､柱頭部に

正負繰り返し水平荷重を漸増加力しながら静的に加えた｡作用軸力はヒンジを介して供試体頭

部に加えた｡供試体頭部が水平荷重によって大きく変位しても､軸力が頭郎より正しく鉛直下

方に作用才る条件を満たすために､鉛直方向ジャッキと上部のはりとの間にローラーを挿入し

て､供試体頭部の水平変位量と等しい距離だけ鉛直方向ジャッキを平行移動させた｡

　　　jack

inge　hinge

琳k
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琴ご匹==4
roller

　　hinge

hingc　　hinge

　　　　鋲k

-SPecimen

l°1/PC　Bar

l

t
1

図一6j載荷装匝の概駱

(3)RC柱の終局変位と耐荷力

　実験結果のうち､水平変位と水平荷重の関係を図一6jOの破線で示した｡供試体はかなり靭

桂に富んだ頻向を示し､部材殉が1/10の大変形を生じている.供誠体は､引張鉄筋降伏を越え

た変位での加力を数回繰り返すと､各繰り返しごとにクラックの発生,進展などが顕著になっ

てくるがかぶりコンクリートの剥落は認められなかった｡最終的な破壊は､塑性化した圧縮側

鉄筋の座屈と同時に､かぶりコンクリートが剥落することで生じた｡座屈以降は耐力の低下が

著しくなるが､所定軸力を保持することはしぱらくできた｡しかし､実際にはこの時には構造

物の機能を果たさずここで破壊と定義した｡また実験において鉄筋の抜け出しはほとんど認め

られなかった｡
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　本解析手法による解析結果を図一6.10の実線で示す｡ここで実験においてせん断変形の影響

はほとんど認められなかったことから､せん断剛性は無限大として解析を行った｡解析値と実

験植の比較を行えば､解析植は部材均が約1/10となるポス1~ピーク領域である大変影域ま万

実験値をよく追随しており､大きな変形をするRC構造に対する本解析手法の妥当性がうかが

える｡また解析植は､繰り返しループの性状もよく捉えている｡本傘では解折は鉄筋座屈時ま

でしか行っていない｡鉄筋座屈後の構造物の挙動については､第8章で詳しく述べることにする｡
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　図一6.11は､実験値の包絡線と､本解析で行った単調載荷解析とを比較したものである｡図

中●印が正加力側の実験値､▲印が負荷力側の実験値を示し､実線が本解析値､破線が微小変

形理論による解析解である｡本実験のように大きな変形をする供試体に対しては､構造物の幾

何学的非線形性の彰響は非常に顕著に現れ､微小変形理論による解析では追随が不司能であり､

有限変形解析を行うことにより実験値をかなり正確に追随できるようになる事が判る｡

6.4.2　埼玉大学におけるRC柱の正負交番載荷実験

　上述のRC柱は､実構造物に比べれば断面は相当小さく､使用した鉄筋も実験用の直径3mm

のものであった｡一方､埼玉大学がRC橋脚を想定して行った､正負交番載荷実験[371で用い

た供試体は図一6.12に示すように､比較的大型な断面寸法(20×15むm)を有している｡そこ

で､軸力凋}筋量･せん断支間比を変数として行った埼玉大学の実験結果に､揃詔載荷解折を適

用して各種パラメーターの影響に対する本手法の適合性を検討してみる｡解析に用いた材料特

性は､表-6.2に示す｡

衷-6j　解析条件

コンクリート 鉄筋

圧縮強度,が
(μ拘)

引張強度jt

(肘戸a)

圧縮強度時のひずみ,Ea 降伏点応力,八
(μPa)

降伏ひずみ心

30.0 3.0 Oj02 400.0 0.0025

沁　3xxx}J)o励np　　　　　8･帥ロ糾0　　　,拍m& 4a均一
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図一臼2埼玉大学の洪訳体(u咄;mm)
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(1)軸力が柱の終局変位に及ぼす彰響

　鉄筋コンクリート柱の変形性能に影響を与える因子のうち､軸力は最も影響の大きい要因と

考えられる.図一6,13の実線は､軸応力叫)がOおよび2(財戸a)の実験槙の包絡線を示してい

る｡繰り返し載荷を行っているので､その包絡線のみを示したものである｡解析の結果は図一

6j3の破線で示している｡適用した解析は単調載荷解析なので､荷重最大になった後で徐々に

実験と解析値との差が大きくなっている｡これは､鉄筋コンクリート部材が正負繰り返し載荷

を受ける場合､鉄筋降伏後ある程度まで変形が進んだ状態で繰り返し載荷を行うとX字状のせ

ん断ひぴ割れが生じ各サイクルでの耐力が徐々に低下するような､一方向載荷あるいは単調増

加載荷ではみられない挙動を示すためである｡したがって､本解析は単調載荷解析を適用して

いるため､図に示すように繰り返しの影響により徐々に解析値と実験値の差が大きくなるので

ある｡しかしながら､この検討の範囲であっても､実験値と解析値との整合性はかなり良い｡

要するに､軸力の影響を解析値は妥当に評価していると言える｡
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(2)帯鉄筋比(ハ)が柱の終局変位に及ぼす影響

　図一6,14の実線で､埼玉大学の実験結果を示す.帯鉄筋比は､それぞれ0.077(%),0.12(%

),0.23(%)である.これに対応する解析は図一6,14の破線で示している.帯鉄筋量の彰響は､

コンクリートの応力ーひずみ曲線の応力降下直線の勾配を第3章に示したKent　and　Park　のモ

デルにより変化させることで考慮している｡帯鉄筋の拘束効果は主に､拘束されたコンクリー

トの

　(1)鍛大強度の増加

　(2)級大強度ほ降の応力低下率の軽減

が挙げられるが､本解析では(2)のみを考慮しているので､鉄筋降伏時の荷重は実験と若干叉

なり､3本の破線も圧縮側のコンクリートが応力低下域に入るまでは一致しているが､解析値

と実験植は終局変位に到るまでいずれの帯鉄筋比に対しても概ねよく一致している｡

(3)せん断支間比(a/d)が柱の終筒変位に及ぽす彰饗

　軸圧縮貳力をO(財八)､帯鉄簡比をoj2(%)と一吏にして､a/dだけを3~5に変えた場合

の実験結果を図一6.15の実線で示した｡実験では､せん断支間比が小さいほど耐力は増加し､

靭性率が小さくなる傾向を示している｡対応する解析結果を図一6j5の破線で示したが､解析

もこの傾向を非常によく表している｡軸力あるいは帯鉄筋比の場合と同様に実験は繰り返し載

荷に対する包絡線であり､解析は単調載荷に対する結果であるため最大荷重以降は実験値と解

析値との差が大きくなっている｡しかしa/dの影響を解析が明瞭に捉えている事は破かなよう

である｡

6.5　せん胆駿1モ妁レ

　コンクリート構造物の変形および破壊性状にせん断変形が及ぽす彰響は非常に大き《､この

影響を如何に評価するかが､コンクリート構造分野での大きな目標の一つである｡そこで本節

では､Collinsら[8]が提案した圧縮場理論を用いることで､曲げ､せん断､軸力を受ける鉄筋

コンクリート断面に対するせん断剛性の評価を試み､せん断変形がコンクリート構造に及ぽす

彰響を解析的に詞べた｡
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6.5.1　圧縮場理論

　圧縮場理論は､せん断力を受ける鉄筋コンクリート要素に対する､Cdlinsの提案による解折

方法である｡その特徴としては､ひび割れを離散的に捉えるのではなく､ひぴ割れの発生して

いる鉄筋コンクリート要素の平均ひずみ､平均応力を考えることにより､これを一様な性質を

持つ連続的な要素として捉え､そのような要素内での力の釣合条件およぴ変形の適合条件を用

いて､せん断問題を一般的に解くことにある｡従来､この方法は応力が一様な皐純郎材につい

て解析されていたが､ここでは､応力が部材断面内で変化する場合について拡張してみる｡

(a)　ひずみの適合柴件

　図一6.16のような一様なせん断力と軸力を受け､一様なひび割れを持つ鉄筋コンクリート要

素を考える｡要素内でひび割れを平均的に取扱い､コンクリート要素は一様に変形すると仮定

すれぱヽひずみとしてはヽ軸方向ひずみらヽ軸直絢方向ひずみらおよびせん断ひずみWyヽまた

は主圧縮ひずみε2および主引張ひずみε1とその狗度を6iを考慮すれぱよい｡このような要素につ

いてのひずみの適合条件は図一6.17に示すモールのひずみ円より次式のように書ける｡

‰y

ら

ど1

-

-

-

-

=2(ら-ど2)/趙�

ど2十(どz一ε2)/lan句

ら+ら-ど2

(b)　力の釣合条件

叫24)

(6,25)

(6,26)

　Jンクリート要素に―様なせん断応力(らy)ヽ一様な軸方向応力(ら)が作用すると仮定す

る｡また､要素に働くせん断応力はすぺてコンクリートが受け持ち､コンクリートは引張応力

を受け持たないGI=O)と仮定する｡この時コンクリート要素の平均応力の関係は図一618

に示すモールの応力円のように描ける.ここでらは軸方向応力ヽらは軸直絢方向応力ヽちjませ

ん断応力､りは主圧縮応力でありθ″の傾きを持つ｡コンクリートの主圧縮ひずみ方向と主圧縮応

力方向が等しいと仮定すればすれば､汐'=タとおける(ひび割れ面でのせん断伝達を無視する)｡

　モールの応力円より､コンクリート要素に作用する軸方向､軸直角方向の応力およびコンク

リートに作用する主圧縮応力が､せん断応力とθより次式で表される｡

ら゜-71ry/lanタ
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　ら゜-71Γμanタ

　り=-‰㈲�十言)
この時､軸方向の力の釣合条件は､次式で書《ことができる｡

　yV=凡zムz+crjねμ

(6

(6

28)

29)

(6jO)

ここで､/Vは要素に作用している軸力､凡｡は軸方向鉄筋の断面積､んは軸方向鉄筋の応力､

仄はコンクリート要素の幅､μはコンクリート要素の高さである｡
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　図一6j6斜めひび割れが発生した鋏筋コンクリート要素

図一6｣マモールのひずみ円
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　一方､軸直篤方向の力の釣合条件式は､コンクリート要素に鉛直外力が作用しないと仮定す

れば､コンクリートに発生する軸直狗応力はコンクリート要素内に配匿されたスターラップ応

力と釣り合い､次式のように書ける｡

丸話y
召｡タ

-

一 ‾(アy (6.31)

ここでヽ凡yはスターラップの断面積ヽムyはスターラップ応力ヽSはスターラップ間隔である.

　さらにこの時､コンクリートの主圧縮応力､軸方向鉄筋応力およぴスターラップ応力とひずみ

を関係づける構成方程式を仮定し､コンクリートの主圧縮応力､軸方向鉄筋応力およびスター

ラップ応力を､仮定した構成方程式から得られる応力と釣り合わせれぱ､ひずみの適合条件お

よび力の釣合条件を同時に満足するひずみ､応力の値が求まる｡ただし､圧縮場理論による解

は､陽な形で表現することはできないので､実際に解を求める場合には､繰り返し計算を行う

必要がある｡

6.5.2　軸力､モーメント､せん断力を受ける鉄筋コンクリート断面への圧縮場理論の適用

　前述の方法は､一様なせん断力を受ける鉄筋コンクリート要素に対するものであるため､実

際のはりや柱のように曲げモーメントとせん断力を同時に受ける断面に対してはそのまま適用

することができない｡　Collins　らは､このような場合には､断面を薄い層に分割し､各々の層を

一様な軸方向力とせん断力を受けるコンクリート要素と見なして圧縮場理論を適用すれぱ解析

が可能であるとしている[63]｡そこで本研究では､図一6j9に示す断面に圧縮場理論を適用

し､軸力､曲げモーメント､せん断力が作用する場合に対するせん断剛性の評価を試みた｡図一

6,19の鉄筋コンクリート断面は､図一6.12の帯鋏筋比Oj2(%)の埼玉大学の供訳鉢と同じ断

面である｡また､コンクリートおよぴ鉄筋の力学的特性も同一としている｡

　図一6j9の鉄筋コンクリート断面に対する解析手順を詳し《示せぱほ下の通りである｡なお

この時､コンクリート､軸方向鉄筋､スターラップの応力ーひずみ関係は材料の力学的特性か

ら既に与えている｡

1.断面をm等分し､各層での幾何学的条件を与える｡図一6j9の場合､幅仇､高さパ/mヽ

　断面下端から任意層までの距離をおとする｡ここで､かぶり部分のコンクリートはせん

　断力を抵抗することができないとし熊視している(図一6j9(b)).

2,断面に作用するせん断力(y)を与える.せん断応力は断面内で等しく分布すると仮定す

　れば(図一6,19(d))､各瑠にlくせん断応力は次式で衷される.

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　81



臼
u
ご
凶
=
ぶ L

　
臼
u
邨
{
=
ミ

j仙--¥φjS

万u,ニ15むm

ドー---““-ブ
1

(孔)Cross　section

らy2

ど公

↑
　
　
　
　
　
d

　
　
　
　
　
μ

¥φ唾S

　　　　仄
→

7　　　　　　　:

(1))Concrete
　　　Layers

け士
　/

十
回
レ
〕
七

(c)Lonがudinj　(d)She゛
Strain　Gradient　　Stress

図一6｣9層分割した鉄筋コンクリート断面の性状

(6.32)

(6j3)

-

凡パ

3.軸方向ひずみの分布形を仮定する｡軸方向ひずみを直線分布と仮定すれば､各層での軸方向

　　ひずみは曲串と圧縮最外縁でのひずみεこを用いて次式で表すことができる(図一6,19(c)).

=(μ-‰･)φ十ε｡

4,　2,　および3,の手順で与えられたヽらy心jこ対して各層で圧縮場理論を適用しヽ力の釣合

　条件とひずみの適合条件を満足させる｡

　以下の手顛は各層に対してそれぞれ行うものである｡

(a)主圧縮ひずみ凪)を奴定する.

(b)主圧縮ひずみおよび主圧縮応力の頼斜絢㈲を仮tする｡

(e)(6,24)(6,25)(6j6)式のひずみの適合柴件式を用い､主引張ひずみご1､鉛直方向ひず

　　みらおよびせん断ひずみ7zyを求めるo

(d)゛ターラップ゜心力ーひずみ関係を用゛`ヽらより゛ターラ･･プ応力几を計寡する.
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(e)(6j8)(6,31)式を用い､名層に作用するせん断心力につり合うスターラヅプ恣力鳥

　　を計算する｡

(0鳥と烏が等しくなけれぱ､(b)に聚りを飯tし直す.

(g)コンクリートの応力ーひずみ関孫を用いヽ主圧縮ひずみご2より主圧縮恣力りを計霖

　　する｡この時コンクリート要素は2軸応力状態にあるため､圧縮強度の低減をと1よ

　　り考慮する｡

(h)(6,29)式を用いヽ各麓に作用するせん断応力に対する主圧縮妬力弓を求める.

(i)(y2と弓が等しくなけれぱ(a)に炭りご2を縦定し直す.

5証a)~(i)の手順を繰り返すことで､ひずみの適合祭件および力の釣合築件を名鰻が満逗

　する.その伏態での名層rの軸右向恣力を(6,27)式より求める.

6,軸方向鋏筋の応力(ら,,)を､鉄筋位匿での軸方向ひずみより求める.

7.断面に発生する軸力を求める｡

y

ここで

-

- ΣらβJd/m
i=1

ふ
ム
心

(yzji/11まi

mはコンクリートの分割数､nは鉄筋層の数である｡

(04)

8パ6,34)式より得られた断面に発生する軸カyと断面に作用する軸カyvとの釣合を考える.

　　この時､釣合条件が満たされなければ3.に戻りε｡を仮定し直す｡

9,断面に作用するモーメントを求める

財″

y71

Σ
i=1

O

ら馬μ/m(妬-パ/2)十

露

Σ
i=1

-

一 らメ,｡面,i-μ/2) (6,35)

(6.35)式で得られたが″が断面に作用するモーメントと釣り合わなければ､3,に契りφを

仮定し直す｡

　以上の手順により任意のせん断力､モーメント､軸力が作用している鉄筋コンクリート断面

でのせん断ひずみ分布､ひび割れの絢度分布などが既知となる｡

　図一6.20に本手法より得られた結果の一郎を示す｡図一6jOは図一6j9の断面に対し1/=

1o(Ky)､肘=o,95×1o6(y･cm)ヽyv=o(y)が作用したときの軸力向ひずみ分察､せん断

ひずみ分布､角度分布を示したものである｡
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　軸ひずみが小さくなるにつれ､せん断ひずみ､ひび割れ角度も急激に小さくなることが分か

る｡またその性状は､軸ひずみが負の値になるとより顕著になる｡以上の計算を系統的に行え

ば､任意の鉄筋コンクリート断面に対する軸力ーせん断力ー曲げモーメントーせん断ひずみ関

係を求めることができ､これよりせん断剛性劣化モデルを導くことが可能になる｡ただし､本

解析においてコンクリートは引張応力を受け持たないと仮定しているため､求められるせん断

剛性モデルは､せん断クラックが発生している状態のものである｡

6.5.3　せん断剛性モデル

　図一6,19の断面に軸力が作用しない場合(yv=o)の数債実験より得られた結梁を図一621

に示す｡図一6.21は､一定せん断ひずみに対する曲げモーメントとせん断力の相関関係を示し

ている｡ここでせん断ひずみは､断面内で図一6jOのように分布するが､この分布を平均した

ものを断面全体のせん断ひずみの値としている｡

　図を見れば､せん断ひずみ一定の時､作用するモーメントが増えれぱせん断力は徐々に低下

し始め､あるところから急激に低下することが分かる｡このせん断力が急激に低下する時点は､

断面内でスターラップが降伏する時点と一致する｡したがって､大きな曲げモーメントが作用し

ている場合には､小さなせん断力でもスターラップが降伏する可能性をこの結梁は示している｡

　図一6,21に示す数値実験結果を補間することで軸力が作用していない場合の図一6,19の断

面に対するせん断力ーせん断ひずみ関係は次式で得られた｡

7卯 =2.365×10‾13F(M+16.0y　-　L22　×106)+4.0×10-7F

ただし､が<-16.0F十L22×106
　　　　　-

7卯 =1.02×10‾nF(財十16.0y　-　L22　×106)十4.0×10‾7y

(06)

(6j7)

ただし､j/f≫-16.0y十1.22×106

　断面のせん断岡唯(G.4)はヽ(6,36)(6,37)式を変形し､‰で微分することで求めることが

できる｡今､M=ylの関係が成り立っているとすれば､軸力が作用していない場合の図一6,19

の断面に対するせん断剛性が次式で得られる｡

　　　　　　　　1.0×106

Gメ1　°　L24　×10-2十(O,95j十拾O)‰

ただし､yl≪-16.0y十1.22　×　106
　　　　　　-

(6,38)
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(λ4=

　　　1.0　×　106

1祗o十(40,87+6510)知,
(6j9)

ただし､yZ>-16.0F十1.22×106

　図一6jlの結果を求める際にコンクリートおよび鉄筋の応力ーひずみ関係は､繰り返しの彰

饗を考慮していない.したがってヽ(6,38)昨39)式は車頴載荷した場合のせん断附性モデルとな

る｡また先に述べたように､このせん断剛性はせん断クラックが発生している状態に対して与

えられるものである｡

　鉄筋コンクリート柱のせん断破壊は､鉄筋降伏後ある程度まで変形が進んだ状態で繰り返し

載荷を行うことで､X字状のせん断ひび割れとともに生じるもので､一方向繰り返し載荷ある

いは単調載荷時にはみられない特徴である｡したがって､上記の性状を解析的に考える場合に

は､せん断剛性の劣化法則は履歴の影響を考慮したものでなけれぱならない｡それに対して､

本モデルは履歴の影響を考慮しておらず､また初期状態からせん断クラックが発生していると

仮定している｡そのため､本モデルは実際の現象と必ずしも対応しておらず､解決しなければ

ならない多くの問題を含んでいる｡しかしながら､先に示した手順をコンクリートの引張応力

や材料の履歴特性を取り込んだ形に拡張することは可能であり､今後より詳紬な検討を行えば

鉄筋コンクリート柱が繰り返し荷重を受ける場合のせん断剛性モデルを導くことができると思

われる｡

6.5.4　せん断変形が構造物に及ぽす影響

　本章で開発したせん断変形の彰響を考慮し得る鉄筋コンクリート部材の有限要素解析手法よ

り､せん断変形が構造物にどのような影響を与えるかを調べる｡

　せん断嗣性モデルは(6j8)(6,39)式により与える.解析モデルとしては､図一6j9の断面を

持つa/d=4,0の鉄簡コンクリート柱である.解析は一器下側の嬰素のせん断剛性のみが需化

すると仮定して行った｡

　図一Gj2が解析より得られた荷･一変位関係である｡せん断剛性の劣化を考慮することで､

構造物にはかなりのせん断変形が生じることが分かる｡図一･6.22中のハッチした部分がせん断

変形による影響を衷している｡またスターラップが降伏し､せん断剛性が著しく低下すれば､

全体変形に占めるせん断変形の割合は急激に増え､構造物の挙動は曲げ変形のみを考えた場合

と大きく異なることが分かる｡図一6j3に水平変位に対する柱下端部での曲率の変化を示す｡

曲げ変形のみを考慮した場合､柱下端の曲串は変形に比例し増加していく｡一方､せん断剛性

の劣化を考えた場合､曲串の増加は曲げ変形のみの場合に比べ少な《､スターラップ降伏後に
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は曲率は殆ど増加しないことが分かる｡曲串の増加は曲げ変形の増加と密接な関係があるが､

この結果より､スターラップが降伏すればその後の構造物の挙動はせん断変形により決定する

ことが分かる｡

　本解析手法を用いれぱ､せん断剛性劣化モデルさえ与えれば容易にせん断変形が構造物に及

ぼす影響を凋べられることが分かる.ただし､図一6,22､図一6,23で示した結渠は(6,38)(09)

式のせん断剛性モデルに依存するものであることに注意する必要がある｡
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図一6,23水平変位一曲串関係

6.6　鉄筋コンクリート指ァ)肢壊と梅訓刄掟性

　鉄筋コンクリート柱の塑性変形挙動を精度よく評価し得る解析手法を前節までに開発した｡

本節では､その解析手法を用い､鉄筋コンクリート柱の構造不安定性に対する考察を行うとと

もに､不安定性が構造物に及ぽす影饗を調べることで鉄筋コンクリート柱の終局時の挙動の解

析的解明を行う｡
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6.6.1　曲げ変形だけを考慮した場合の鉄筋コンクリート柱の不安定性

　せん断嗣性(G痢を鍼限大にして､曲げ変形だけを考慮した場合を考える｡解析に荊いたモ

デルは､図一6j2に示す埼玉大学の供試体と同じ断面および材料定数を持つものとした｡また

モデルは､(7o=2(財戸a),ら=o,12(%),a/d=4.0の諸元を持つと仮定した｡

　図一6.24に単調載荷解析を行った結果得られた､水平変位一水平荷重の関係を示す｡なお

図一6.24は抜け出し量を加えていない構造物だけの変位に対するものである｡構造不安定性

に対する考察は､第二章で述べたように負の固有値の存在を祠ぺることで行うことができる｡

図一6,25に図一624に示す(1)~(5)までの各荷重段諧に対し､3次までの接線嗣桂マトリク

スの固有値､固有モードを示す｡図一6.25は軸方向および水平方向の正規化した固有モードを

示し､各モードに対応する固有植はそれぞれのモード図の下に示している｡

　解析においてはヽ(2)の時点を越えたところで一つの負め固有値が発生し､その後(5)の時点

までは構造物は一つの位の固有値を持ち続けた.そして､(5)の時点を越えたところで二つ目

の負の固有値が発生した｡

　一つの数の固有植が発生した(2)の時点は､荷重一変位曲線の饅大荷霜点に対応し､この点

以降荷|が低下していく｡したがって､この時点で11mit　point　が定義され､一つの負の固有値

はヽ荷鐙賎下する不安窟な釣合径路上に構造物が存在することを示すものである.また(2)の

時点前後の固有モードおよぴ変形挙動を見れぱ､負の固有値発生後も変化することはなく､こ

のぬは純粋なlimit　point　であることが分かる.したがってヽ二つ目の負の固有値が発生する(5)

の時点までは､構造物に許される釣合経路は解析より得られた経路のみである｡また､この範

囲では､構造物は水平荷重に対しては不安定であるが鉛直荷重は十分支えており､地震のよう

な憤性力が水平荷重である場合には､構造物の崩壊とはならない｡

　(5)の時点を過ぎると二つ目の負の固有績が生じるが､新たな負の固有績の発生によりこの

点は明らかにbifurcation　point　と定義される｡従って揖造物は､この点から今までと全く異な

る変形挙動に移行する可能性が生じる｡この時の負の固有値に対応する固有モードを見れば､

前段階に比ぺ大きく変化していることが分かる｡　bifurcation　Point後のbifurcation　Path　は､負

の固有債に対応する固有モードを使い得ることができるが､図一6,25の(5)の時点で生じた一

番小さな固有値に対応する固有モードによれぱ､この点以降構造物は､鉛直方向の変形が急激

に増え柱下端部に変形が集中する挙動を示すことが予想される｡このような変形形式は､実際

に構造物が曲げ型の崩壊を生じた場合に認められるもので､そのような現象を解析的に捉えた

ものと考えられる｡従って､第五傘で示した鉄筋コンクリートはりの場合と同様に､曲げ変形

する鉄筋コンクリート柱に対しても､bifurcation　point　が構造物の破壊点と密接な関係がある
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図一G24曲げ変形だけを考慮した場合の荷垂一変位関係
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ことを示唆している｡

　そこで､鉄筋コンクリート柱の単調載荷実験を行った供試体に本解析手法を適用し､実際の

構造物の破壊点とbifurcation　point　の適合性に対する考察を行った｡対象とした実験は､村上､

今井ら[42]が鉄筋コンクリーlヽ柱に対して行った畢調載荷実験である.洪副本は､建恂の一階

柱中脚部を想定し､曲げ降伏するよう設計されたものである｡

　供試体の形状および配筋図は図一6j6に､使用された材料の力学的性質は表-6､3に示す｡

衷-6.3　材料の力学的性質

コンクリート 鉄筋

圧縮強度,が
(訂7)a)

引張強度ぶ
(μハ)

圧縮強度時のひずみ,ε｡o 降伏胤ん
訂jPa)

初期剛性,瓦

(MPa)

24j 2.37 O｡002 361.8 1,91　X　105

　図一6.27に水平方向の荷重一変位曲線の実験値と解析値を示す｡図中●印が実験値を､実線

および破線が解析値を示している.実験では供該泳は水平変位13.6(cm)の時点で軸力向の縮み

が生じることで破壊に至っている｡解析では水平変位10.2(cm)の時点で2つ目の負の固有値が

発生し､この時点でbifurcation　Pointが生じた｡

　bifurcation　point　で分岐解析を行わなければ､構造物は図中の破線に示す釣合経路上を移動し､

荷重が急激に低下することはなかった｡また破線で示す釣合経路上では変形挙動もbifurcation

point後に変化することはなかった｡

　一方､bifurcation　point　で分岐解析を行うと､図中の実線で示されるbifurcation　Path　を解

析上得ることができた｡　bifulcation　path　を通れば､荷重は急激に低下し構造物が破壊にいた

る性状が示されおり､解析においてはbifurcation　point　で構造物の破壊点を定義すればよいこ

とが推副される.解析における駿壊点(loぶm)と吏験における破壊時(13.6cm)は箔干涙なっ

ているものの､解析において得られるbifurcation　point　で実際の構造物の破壊点を概ね評価で

きることは確かなようである｡
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6.6.2　曲げ変形とせん断変形を考盧した場合の鉄筋コンクリート柱の不安定性

　次に曲げ変形並びにせん断変形を考慮した場合を考えてみる｡せん断剛性モデルは､前節で

導いたものと同じである｡ただし､解析においてせん断剛性が劣化するのは一番下側の要素だ

けとしている｡解析に用いたモデルは､図一6j2に示す埼玉大学の洪試体と同じ断面および材

料定数を持つものとした｡またモデルは､,7o=O(訂?a)､ら=O｡12(%)､a/d=4.0の諸元を

持つと仮定した｡

　図一6,28に単詞載荷解析を行った結果得られた水平変位一水平荷重の関係を､図一6.29に

図一6,28に示す(1)~(5)までの各荷重段階に対する3次までの各段階の接線剛性マトリクス

より得られた水平方向の固有モードを示す｡

　各荷鐙段階の一次の固有モードを見れぱ､(1)の時点でぱ固有モードは斟ず変形が卓越した

形状を示す｡この時点ではまだ､スターラップは降伏しておらず､コンクリートも比較的健全

なためであると想われる.しかし(2)の時点では､一器下側の要素のせん断変形が急激に増え

るモードヘと移行している｡この時点では､スターラップは既に降伏しておりせん断剛性､は初

期のものに比べかなり低下している｡本解析では､一番下側の要素だけにせん断剛性の劣化を

考えているため､下側の要素にせん断変形が集中する｡さらに荷重を加え引張鉄筋降伏後は､

街び曲げ変形が阜越するモードヘと移行する((3)の時点).これは､引張鉄筋降伏により断

面の曲げ剛性の劣化が著しくなるため､曲げ変形の彰響がせん断変形の彰響に比べ相対的に大

きくなるためである.そして(4)の時点において構造物には負の固有偵が発生し､同時に固有

モードも大きく変化した｡

　(4)の時点で構造物｢には2つの負の固有植が発生した.この時点は荷重一変位磁1線の鰻大荷

重点に対応しており､一つの負の固有値はhmit　point　をもう一つの負の固有値はbifurcation

pointを定覗するものと考えられる｡負の固有値に対応する固有モードを見れば､2次モード

に今までの一次モードと同様なものが発生している｡このモードがhmit　point　後の釣合経路に

対応するものである｡そして､一次のモードはbifurc　ation　point　に対応する固有モードとなる｡

bifurcation　point　に対応する固有モードは､前段階までに生じている固有モードと大き《異な

る｡また､このようなモードはせん断剛性を無限大にし曲げ変形だけを考慮した場合には得ら

れなかったものである｡これは明らかにせん断剛性(GA)の劣化を考慮した影響と考えられ､

せん断変影を考えることで曲げ変形だけを考慮した場合と異なる破壊形態が構造物に生じる可

能性を本解析結果が示している｡
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6.7　結論

　鉄筋コンクリート構造物の塑性変形挙勤およぴポストピーク挙動に対する解析的検討を行い､

以下の結論を得た｡

1,せん断変形を考慮した有限変形理論に基づく仮想仕事方程式を導き､鉄筋コンクリート

　柱部材に対する有限要素解析手法を開発した｡そして､鉄筋コンクリート柱の大変形繰り

　返し戟荷吏験との比較を行うことで､本解折手法が部材均が1/10の大変形に到るまで､

　RC柱の履歴挙動を解析的に精度よく再現できることを示した｡また軸力､帯鉄筋量､せ

　ん断支開比をパラメーターとした実験結果との比較より､各種要因が塑性変形挙動に及ぼ

　す影響も本解析により評価できることが分かった｡

2.降伏荷重以上の繰り返し載荷を受ける軸方向鉄筋の抜け出し量を精度よく算定する方法

　の提案を行った｡

よ鉄筋コンクリート断面のせん断剛性モデルを圧縮場理論を用いて作成し､せん断変形が

　構造物に及ぽす彰響を調ぺた｡せん断変形が構造物に及ぽす影響はスターラップが降伏

　すると非常に顕著になり､スターラップ降伏後は構造物の変形はせん断変形に支配される

　ことか分かった｡また､せん断剛性劣化モデルさえ与えれぱ､本章で開発したせん断変形

　を考慮し得る有限要素解析手法により､せん断変形が構造物に及ぼす影響を容易に求める

　ことができる｡ただし､本章で作成したせん断剛性モデルはいまだ不十分であり､今後よ

　り詳細な検討を行う必要がある｡

4.鉄筋コンクリート柱の構造不安定性に対する考察を行い､不安定性が構造物に及ぽす影

　響を詞べた｡その結果､鉄筋コンクリート柱の終局破壊点は解析上bifurcation　point　で

　定殺することが妥当であると思われる｡
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7章　コンクリート構造物の終局挙動

7.1　槻説

　鉄筋コンクリート構造物の耐震性状に関する研究はこれまで数多く行われている｡しかしな

がら､これらの研究の多くは､主に橋脚などの静定構造物およぴ串一部材に関するものである｡

橋脚などの静定な鉄筋コンクリート構造に関するポストピーク頗域の終局挙動は､数多《の実験

結果に基づき､実験的にはかなり明らかにされている｡また､塑性変形能(靭性)の算定手法に

ついても､精度や適用範囲に問題を残しながらもいくつかの実験式が提案されている[20][36]｡

一方､鉄道の高架橋などに多くみられるRCラーメン構造のような不静定構造物における非線

形挙齢は､土木の分野万はヽ町mら[38]､鈴木ら[6ol､松本ら[4o]の報告があるに遡ぎず､そ

の靭性はいまだ定量化されていない｡また､靭性の概念を如何に副震設計に取り入れるか､あ

るいは各部材の靭性､耐力､剛性をどの様に配匿するかに関しては､ほとんど検討されていな

い｡これは､ラーメン構造物では､複数の部材の組合せや部材内部に生じる軸力変動などによ

りその変形性能が大きく異なってくるためと思われる｡

　一般に､ラーメンのような不静定構造物は､橋脚などの静定構造物とは異なり一一つの部材が

破壊しても､構造物全体が崩壊するわけではない｡そのためRCラーメン構造物の靭性を考え

る場合は､部材単体としてではなく､構造物全体の靭性を考える必要が生じる｡

　本章では､その前半部分において､不静定な鉄筋コンクリート構造物である一層RCラーメ

ン構造を対象とし､解折的にポストピーク挙動を含む構造物の非線形挙動を調べ､複数の部材

の組合せや部材内部の軸力変動が変形性能に及ぼす影響について考察する｡さらに､RCラー

メン構造の靭性の評価方法について解析的な観点から述べる｡また後半部分では､鉄道高架橋

に用いられるRCラーメン構造と同様に不静定な構造物であり､近年その採用が急増している

PC斜張橋タワーを対象とした解析を行い､幾何学的非線形性が終局挙動に及ぽす彰響につい

て凋べる｡ここで､解析手法としては､第6章で示した､有限変形理論に基づく､材料非線形

性と幾何学的非線形性を考慮した有限要素解析を曲げ変形のみを考慮して適用する｡

7.2　既往の実験と本解折値との比鮫

　不静定構造物に対する解析手法の妥当性を評価するためヽ松本ら[4o]の行った一瑞ncラー

メン構造の水平交番載荷試験に単調載荷解析を適用して､実験結果との適合性を検討した｡こ

の実験は､実際の鉄道RCラーyン嵩架橋を模擬した約1/5の縮小モデルであり､不静定構造

物の靭性について定量的に把握することを目的として行われたものである｡荷重は､上層梁の
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軸線に作用するように載荷されている｡載荷方法は正負交番載荷で､降伏荷重(この時点の変

位2士ら),士2ら,士3ら,…･破壊という段階で行われヽ降伏荷重に達するまでは荷重制御に

より､それ以降は変位制御により行われている｡降伏荷重,降伏変位は､試験体の中でいずれ

かの部材の引張側軸方向鉄筋が降伏ひずみに達した荷重､およぴその時点の載荷点側の柱,上層

梁接合部中心点の水平変位量で定義されている｡

衷-7.1試験体諸元

供試体No,｡

全体寸法(mm) 部材寸法(mm)

H B はり(HIXBI) 柱(H2XB2)

1 2190 1850 300×400 250×250

2 1750 2700 300×400 左柱　350×250

柱　250×250

衷-7.2試験体の軸方向鉄筋比およびせん断補強筋比

供試体No｡ 部材名称 瓦 乃(%) AjUJ 几(%) が(訂7)a)

1 上層はり

柱

D16-,6

13-4

0.99(2,41)
,01(3,24)

D6

6

0.2

0.4

28.6

2

上層はり

左柱

　右柱

D16,,6

D16,4

Iふ4

0,99(2,41)

0.91(2ブア2)
0,81(243)

D6

6

D6

Oj

O｡2

.2

26.9
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　供試体の形状および諸元をそれぞれ図一7j､衷-7jに示す｡供試体Nojは左右の剛度が

等しく､Nojは左右の柱の剛度が異なる供試体である｡供試体の軸方向鉄筋比およびせん断補

強筋比は表-7.2に示す｡表-7.2における軸方向鉄筋比(乃)は､この引張頗域の最外縁に

配毀されている軸方向鉄筋のみに対する催である.また､衷中O内の値は軸方向鉄筋の全量

に対する値である｡

　図一72,図一7.3にNojとNo｡2の載荷点における水平方向の荷重一変位曲線の実験値の包絡

線と解析値との比較を示す｡実線が実験値を､破線が解析値を表している｡解析は右側柱上端

部の水平方向変位を制御して行った｡ここで解析モデルは､供試体断面の中心線によりモデル

化している｡

　解析値は､実験で繰り返しにより耐力が急激に低下するまでは､実験値を概ねよく追随して

いる.また供試体No,2の実験結果によればヽ軸方向鉄筋の降伏は1らループ時に剛度の大きい

左柱下端に生じヽそして2らループ時に剛度の小さい右柱の上下端ヽで生じているがヽ本解析で

も図一7.4に示すようにほぽ同様の結果が得られた｡図一気4の○印は同図中右下にあるラー

メン各部材断面における､実験中に生じた各々の軸方向鉄筋の降伏時点を示し､▲印は､解析

より得られた結果を示したものである｡本解析が構造物の荷重変位関係のみならず､各部材断

面のひずみ挙動も､よく辨現していることが分かる｡また､Nojでは解析値の最大耐力が実験
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値よりやや大きくなっているが､その差は10%程度であり､解析結果は良好である｡いずれに

しても､形状･剛度の異なる一層RCラーメン構造に対し､解析値は実験値を良《追随してい

ると言え､本解析手法の妥当性か示されたものと考える｡

7.3　鉄肪コンクリートラーメン梢造の瞭生評随

　橋脚などの静定構造物および郎材に関する靭性や靭性率の算定手法については､様々な報告

がなされている｡しかし､RCラーメン槙造等の不静定構造に対する靭性および靭性率の算定

手法は､現在のところ定量化されているとは言えない｡これは､ラーメンのような不静定構造

物は､複数の部材の組合せや部材に生じる軸力変動などにより､その変形挙勤か大きく異なっ

てくるためと思われる｡

　図一7,5に供試体Nojの解析より得られた､各水平変位段階における左側の柱の上下端部の

モーメントを破線と一点鎖線で､右側の柱の下端のモーメントを2点鎖線で示す｡併せてその

時の荷重一変位曲線を実線で衷している｡左側の柱では､軸圧縮力の影響により右側の柱より大

きなモーyントが生じている.水平変位が約4(cm)で左側の柱下端部の断面耐荷力が賎下し始

め､続いて水平変位が約6(cm)で左側柱上端部の断面耐荷力も低下している.しかしながら､

構造物の水平耐荷力は低下しておらず､●点で初めて低下し始めている｡この点で水平耐荷力

は最大となり､その後耐荷力は徐々に減少していく｡また右側の柱の断面耐荷力は､この範囲

では低下することはなかった｡このように､ラーメンのような不静定構造物は､一郎材の耐荷

能力が構造物としての副荷能力に必ずしも一致しないことが分かる｡橋脚などの静定構造物に

対し解析的に終局変位を求める場合に､圧縮縁のコンクリートひずみがOj5%に達するとき､

あるいは最大モーメント時などというように仮定されているが､RCラーメン構造に対してこ

れらの仮定は物理的意味を持たないと考えられる｡

　また橋脚などにより得られた成果を､仮にRCラーメン構造に用いるとしても､RCラーメ

ン構造では各部材(柱,はり)に作用する軸力か､各変位段階により大きく異なっており､こ

の彰響を正しく評価することは非常に困難であると思われる｡図一7.6に､供試体Nojの解析

より得られた各水平方向変位段階における､各郎材に作用する軸力を示す｡構造物の変形にし

たがい､部材が約士100(別V)(桂部材の応力で約(アo=L6(財/)a))の軸力の変恥を受けているこ

とが認められる｡鉄筋コンクリート部材を対象とした実験では､軸力は靭性に最も大きな彰響

を及ぽす要因と報告されているが､RCラーメン構造では､変形の進行にともなって生じる軸

応力のために､各郎材の保有する靭性自身が変形伏態によって大きく変化することが分かる｡

　以上のようにRCラーメン構造のような不静定構造物は､構造物を構成する各部材の靭性が
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確保されても､そのことが構造全体の靭性率とは必ずしも一致しない｡また各部材の靭性も変

形状態により変化する｡したがって､現在までに得られている静定構造物および部材の靭性評

価法をRCラーメン構造に適用することは困難と考えられる｡ラーメン構造の場合は､構造系

全体としての靭性を評価する何等かの基準が必要になると思われる｡

　そこで､本解析結果と実験結果を比較すると､実験により水平荷重が急激に低下する変位が､

構造物全体の接線剛性マトリクスの固有値が負となる変位と良く一致しているのが判明した｡

図一7j,図一7jの●点が一番小さな固有値が負になる点で､▲点が2つ目の固有値が負と

なる点である｡

　　　　　　　　　　　　　分岐前　　　　　　　　　　分岐後

　　　　　　　　　図一フマbifurcation　Point前後の一次の固有モード

　負の固有値の発生は､第2章で述べたように､我々にlimit　point　あるいはbifurcation　point

が発生したことを教える｡本解析では､●印が1imit　point　に対応しており､この点以降構造物

には一つの負の固有値が生じる｡一方､▲印はbifurcation　Point　であり､この点以降構造物に

は今までとは全く異なる変形モードに移行する司能性が生じる｡実験値との比較を行えぱ､荷

重が急激に低下する点は後者のbifurcation　Point　とよく一致しているのが分かる｡図一7.7に

分岐前と後の接線剛性マトリクスから得られる一次の固有モードを示す｡既に何度も述べてい

るようにヽ負の固有植に対応する固有モードを使いbifurcation　Point後のbifurcation　path　を

得ることができるが､図一7.7に示す固有モードは､構造物が変形の進行にともない軸圧縮力

が生じる柱下郎で破壊することを予想させる｡柱下郎で破壊する性状は､実験結果とも定性的

に一致するものであり､本解析で生じたbifurcation　Pointが､対象としたRC一層ラーメン構

造の破壊点を的確に捉えていると考えられる｡すなわち､最終破壊点がbifurcation　point　で表

される司能性が､第5章､第6章と同様にこの場合にも示されたのである｡

　郎材の終局変位を分岐点(匁/)で定義しヽ靭性串をぶ吋と解析上部材のいずれかの軸方向鉄
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筋が降伏した変位(ら)の比で定義する.

μ゜ぶ吋/ら (7,1)

　(7j)式は､構造物の接線圖性マトリクスの固有倫を用いてRCラーyン構造の籾性を評価す

るものであり､各部材ではなく構造系全体に対して定義される靭性率と言うことができる｡

7.4　欽肪コンクリートラーメン檜造の靭性串に　　蓉

　RCラーメンに対する鞘性串を(7,1)式により定魏したので､Nojの供誠体をモデルにして､

各種パラメーターの靭性率への影響を調べた｡

7.4.1　軸力の影響

　軸力を左右柱の上部に作用させて､軸力がRCプ層ラーメン構造に及ぼす影響を調べた｡軸

力による柱断面の軸圧縮も力度がO(MjPa)と2(封戸a)の場合の解析より得られた荷重変位関

係を図一7.8に示す｡橋脚で得られている知見と同じように､軸力が大きけれぱ､構造物とし

ての耐力は上昇するが､その変形性能はかなり減少することが分かった｡　,7o=0,2(財RI)の時

の(7,1)弐で評価した靭性串はそれぞれ､5ブフ6,2,8であり､籾性串は約半分に減少する.RC

ラーメン構造では変形の進行にしたがい郎材内部に軸圧縮力が発生するため､軸力の影響は単一

形式の柱よりもより顕著になると考えられ､この点に関しては更に詳紬な検討が必要と思われる｡
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7,4.2　柱の長さ(H)とはりの長さ(B)の影響

　はりの長さを一おこしてヽ柱の長さを変化させた時の影饗を調4た.柱のせん断支間比(H/H2)

は､&0,10,0,12.0の3通りである｡図一7jに解析より得られた荷重変位関係を示す｡せん断

支間比が小さいほど副力は増加し､終局変位は小さくなる傾向を示した.しかしながら､(7j)

式で評価した靭性率はそれぞれ5.3,5.7,5jであり､靭性串は柱の長さに関係なくほぼ一定の値

であった｡

　次に柱の長さを一定にして､梁の長さを変化させた時の影響を凋べた｡梁のせん断支問比

(B/H1)は､4,0,5.3,6,7の3通りである.図一7jOに解析より得られた荷重変位曲線を示す.梁

の長さが､水平副力に及ぼす影響はほとんど見られなかった｡しかし梁の長さが長くなるにつ

れ､終局変位は非常に増大している｡この時の解析より得られた靭性率はそれぞれ7.4,5.8,6j

であった｡本解析において構造系の破壊は､図一7.7の固有モードからも分かるように､圧縮

側柱の下端の性状により大きく影響されると思われる｡実際の実験においても､破壊は主に柱

下端に集中している｡したがって､構造系としての靭性率を大きくするには､この柱部の破壊

を遅らせることが重要と思われる｡本解析では､はりを長くすることにより､はりが大き《変

形することで柱の破壊が遅れ､構造系の靭性が増大することが示されている｡

7.5釧張膚タワーの終局挙動

　鉄道高架橋に用いられるRCラーメン構造と同様に不静定な構造物であり､近年その採用が

急増しているコンクリート構造物に斜張橋タワーがある｡斜張橋タワーはその形式上､軸カレ

ペルが高く大きな変形が予想されるため､有限変形理論に基づく解析が必要と思われる｡

　そこで本節では､既存PC斜張橋タワーを対象とした解析を行い､微小変形理論に基づ《解

析と有限要素法変形理論に基づく解析との比較を行い､終局域における両者の差について検討

を行った｡

7.5.1　解析モデル

　対象とした構造物は､既に石川ら[25]が断面の豺-φ関係に基づいて解析をしている｡そこ

で､本解析でも石川らと同様な構造系および荷重のモデル化を行った｡

　石川らは､用いた解析手法の今後の課題として､

1,軸力変動を考慮した財-φ曲線の適用

1拘束コンクリートのび-e曲線の適用

104



3､柱の変影に伴う付加モーメントの考慮

4.動的解析手法の適用

等を挙げ7いるが､本解析では(1)(2)(3)の課題を既にきんでいる｡解折に用'いた材料特蛙は

コンクリートに対しては､が=35(財?a)､ε｡o=2000(μ)とし､鉄筋に対してはん=350(訂7句)､

£,=2jx105(訂Pa)である.解析は､塔頂部の水平変位を制御して行っているため､荷蛍作用

点は1点だけである.そのため､水平荷重を塔の水平方向に等しく分布させるために､変位制

御点の水平荷重を各節点に等し《分配し､分配した荷重に対する収束計算を新たに組み込むこ

とで､いくつかの節点に比例荷重が作用する場合の解析を可能にしている｡

　対象とした構造物のモデル化は以下の通りである｡

L構造系

(a)塔と橋細の接合部を固蜜とした車面骨組みモデルとした.図一7jlにモデルの形状

　　を示す｡

(b)ケープルによる横方向拘束は､僅少であると考えられるため無視した｡

(c)柱郎材に蔚目するという観点から機ぱりは碑栓部材として扱った.

2.断面モデル

(a)断面形状と配筋状態は全ての塔断面に対し図一7.12に示すものを与えた｡

(b)柱部に存在するケーブル切欠部は考慮せず矩形断面として扱った｡これは､ケーブ

　　ル切欠部が分散配置されており､全体系に及ぽす断面欠損の影響はないものと判断

　　したためである｡

3.荷重

(a)自劃杓｡=2ぶ/m3として節点荷重を譚iした.

(b)節点の初期軸力は､自重とケーブル張力鉛直成分の和とした｡

(c)水平荷重は自劃こ孫数(水平震度机)を乗じたものとした｡

(d)水単震度の分布は､主塔禽さに関孫なく一定とした｡
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7.5.2　斜張橋タワーの終局挙動と幾何学的非線形性の影響

　先に示したモデルに対し本解析手法を適用した｡本解析手法より得られた解析結果は､図一

7j3に示す｡図中､●印は微小変形理論に基づく解析結果を示し､朧印▲印は有限変形理論に

基づく解析結果である｡ここで､●印■印の結果はコンクリートのひずみ軟化を考慮しないも

ので､コンクリートは鏝大強度到連後μを維持すると仮吏した解析結乗である.また､図中実

線で､石川らの肘-ゆ関係に基づく解析結果を併せて示す｡

　●印と朧印を比べれば､幾何学的非線形性を考えることで､変形の進行にともなう2次効果

により､荷重一変形関係は大きく異なることが分かる｡すなわち､最大水平震度の値はかなり

小さくなり､最大荷重後も構造物の耐力が徐々に減少する性状を示した｡最大水平震度として

は､幾何学的非線形性を考えることで約25%低下している｡また､同荷重レベルにおいても

幾何学的非線形性を考えた場合は､構造物には大きな変形が生じ､7ら=O､3の時で幾何学的非

線形性を考慮しない場合に比べて約30%の変位増加がみられる｡このように､幾何学的非線

形性を考えることで､斜張橋タワーの変形挙動は大きく変わるため､この影響は正しく考慮さ

れる必要があることが明らかになった｡

　また､■印と▲印を比べれば､コンクリートの応力ーひずみ関係により終局状態で､構造物

は彰響を受けるが､今回考えた範囲ではそれほど大きいものではなかった｡

7.6　結論

　本章では､不静定な鉄筋コンクリート構造物を対象とし､解析的にその終陥挙動を訓ぺ以下

の結論を得た｡

L第6章で示した解析手法をフレーム構造に適用し､実験値と解析値を比較することで､フ

　レーム構造に対する本解析手法の妥当性が確認された｡

2.ラーメンのような不静定部材の靭性を考える場合､橋脚のような単一部材より得られた

　成果をそのままラーメン構造物に取り込むことは困難であることを示し､構造物全体の

　剛性マトリクスから得られる固有値によりその靭性を定碗することを提案した｡つまり､

　一層RCラーメン構造物の終局変位を解析的に評価する場合､構造物の破壊と密接な関

　係を持つbifurcation　Point　で定義することが合理的であることが分かった｡

3.一層RCラーメン構造物の靭性率に及ぽす諸要因の影響を解析的に調べることができ､特

　に柱,梁などの長さの影響を解析的に示した｡
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4.既存PC斜張橋に対し有限変形理論に基づく解析を行った結果､幾何学的非線形性の影

　響は非常に大きく､その影響を正確に考慮する必要があることを示した｡
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8章　鉄筋の座屈がポストピーク挙勤に及ぽす影響

8.1　概説

　地震により崩壊した鉄筋コンクリート柱や､載荷実験で破壊させた鉄筋コンクリート部材を

観察すると､軸方向鋏筋が座屈しており､主筋の座屈がコンクリート構造のポストピーク挙動

に反ぼす影響は大きいと推測される｡しかし現状では､実際に､主筋の座屈により副荷力を失っ

たのか､あるいはコンクリートの荷重支持能力が低下し､変形の急増により主筋が座副したの

かは､必ずしも明らかではない｡

　主鉄筋の座屈に関しては､鈴木冲塚〔58]､小齢六鮮らい11が寓験的に研究対欺としたが､

これらの研究では､座屈メカニズムの評価ではな《構造物全体的な破壊メカニズムのみの評価

に限られている｡これはコンクリート構造物内の主筋の座屈現象には､主筋のみならず､横鮪

強筋およびコンクリートの性質､あるいは部材の形伏や寸法､載荷状態などの各種要囚が相互

に彰響し合うため､実験において主筋の座屈現象だけを単独に取り出すことができないためで

ある｡

　一方各種要因の彰響を検討するには､解析的アプローチが有効と思われるが､現在までに行

われた解析的研究としtは､M,Papiaら[34][351および尨ら[同の研究がわずかに挙げられる

程度である｡　M｡Papiaらの研究は､主筋と横補強筋だけに着目してモデル化し､力の釣合条件

および変形の適合条件より､主筋の座屈荷重を求めようとした点に特徴がある｡配筋詳細と主

筋座屈という観点の検討には適しているが､座屈が及ぼす構造物の変形特性に対する適用はで

きない｡また島らは､座屈後の鋏筋の応力ひずみ曲線を仮定し､解析の上でその影皆を表し､

柱部材の実験と比較検討することで座屈後の主筋が郎材性状に寄与する程度の評価を行ってい

るが､仮定した鉄筋の応力ーひずみ曲線の妥当性に対して疑問が残る｡

　そのような現状を踏まえ､本章では､スターラップが組合わさった主鉄筋の座屈性状を有限変

形理論に基づく解析より明確にし､座屈挙動を含む鉄筋の応力ーひずみ関係をモデル化するこ

とで､鉄筋の座屈がコンクリート構造に及ぼす影響について解析的に考察を行った｡さらに､既

往の実験結果との比較を行うとともに､鉄筋座屈後のコンクリート構造の挙動の解明を行った｡

8.2　鉄筋の引張･圧縮挙動

　解析に先立ち鉄筋に対する引張試験および圧縮試験を行った｡実験はD13,D16,D19の鉄筋そ

れぞれ3本づつを対象に行った｡端郎の条件は両端固定とし荷重を制御して行った｡試験の
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結果は､衷-8.1に示す｡圧縮荷重を受ける場合､鉄筋に座屈が生じるために､最大荷重は降

伏強度に比べかなり小さくなる｡

　次に､圧縮試験のD19NO｡1試験体を対象とした鉄筋一本分に対する解桁を行った｡解析は第

6章で示した鉄筋コンクリート柱に対する解析手法を鉄筋一本に対し適用したものである｡解

析条件は表-8.2に示す｡この時水平方向に鉄筋が変位を起こすようにするため､微小な水平

力(100恂を鉄簡まん中に常に作用させた.また､嵩形鉄筋の断面は円形とし､その直径は公称

直径より決定した.解析結果は図一8jに示す.図一8,1(a)は軸方向変拉一軸力関縁を､図一

8j(b)は横方向変位一軸力関係を示す.図中○印で実験植をヽ実線で解析植を示す.解析績は

実験植を終局状態に至るまでよく追随しており､本解析により圧縮力を受け座屈挙動を示す鉄

筋の挙動を精度よく再現できることが分かる｡実験値と解析値で最大荷重が若干異なっている

が､これは支持条件が両端固定といえども､それぞれ微妙に異なるために座屈荷重が変わって

しまったことが原因と考えられる｡表-8.1をみれぱ､ほぼ同じ長さの供試体に対して､座屈

荷重の実験値がかなりばらついていることが分かる｡

表-8j(a)圧縮試験

鉄筋　No. 細長比 降伏荷重(KN)

D19　No｡1

　　　No｡2

　　　　N0,3

15t3

149.5

149.5

48.5

610

5t8

D16　Noj

　　　Noj

　　　　No｡3

176.8

77.8

78.0

2&0

4.5

30.6

D13　Noj

　　　N0.2

　　　　No｡3

21&2

220.0

21.2

14.0

14.5

t6
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浚-8j(b)引張訳験

鉄筋　No｡ 降伏応力(MPa)

D19　Noj

　　　Noj

　　　　Noj

372マ

376j

76.9

D16　No｡1

　　　Noj

　　　　Noj

34包3

38j

349.3

D13　Noj

　　　No｡2

　　　　No｡3

349石

45j

3474



表-8.2　解析条件

D(cm) L(cm) 八(肘戸a) Ey

1.91 73j 373.0 0.002

8.3　スターラッフ゜詞赴合わさった鉄肪の挙動

　実際のRC構造物ではコンクリートおよび鉄筋を拘束するためスターラップが用いられる｡

そこで､スターラップが鉄筋の座屈後の挙動に及ぼす影響について調べる｡

　解析モデルを図一8.2に示す｡図に示すようにスターラヅプはばね要素にモデル化した｡鉄

筋頭部の軸方向変位を制御して解析を行った結果､図一8jのような鉄筋がスターラップ位置

を節として波打つような変形挙動を示した｡しかし実際の構造物においては､コンクリートが

存在するため､鋏筋はスターラップ側に変形をすることはできず､図一8.3の解析結果は非現

実的である｡したがって本研究では､鉄筋のコンクリート内部への変形をなくすため､コンク

リートが鉄筋に及ぼす反力をモデル化し鉄筋に与えることで､上記の境界条件を尚足させた｡

図一82スターラップのある

鉄筋の解祈モデル(L=10em)
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図一8j鉄筋の変形挙動
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図一8.5スターラップのある鋏筋の応力ー平均軸方向ひずみ関係
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　コンクリートが鋏筋に及ぽす反力のモデル化は以下のように行った｡鉄筋とコンクリートの

挙動を図一8.4に示すように別々に考慮する｡鉄筋は解析により得られた変形,5,を､コンクリー

トはポアソン効渠0=0匈を考慮した変形挙動心をすると仮定した.そして2つの独立な変形

を合わせ､図の斜線部分だけ､鉄筋の変形をコンクリートか拘束していると考え､斜線部分の

変位差に応じた水平力を鉄筋に作用させた｡

Q
-

-

み,一心
玖 (8j)

丑

ここで､Bはコンクリートの断面幅(=10cm)ヽ瓦はコンクリートの初期剛性(=3.0×104訂戸a)

である｡

　この方法により､鉄筋が内部へ変形しない境界条件を満足させることが可能となった｡ただ

し､本解析はあくまで鉄筋単体の挙動を祠べるために行ったものであり､コンクリートと鉄筋

の相互作用を考慮したものではない｡したがって反力は､あくまでも鉄筋が内部に変形しない

境界条件を満足させるために作用させたものであり､反力によりスターラップが降伏し鉄筋の

変形挙動か大きく変わるような性伏は考慮していない｡

　図一8jに､スターラップの影響を考慮にいれた解析を行い得られた応力ー平均軸方向ひず

み閉係を示す.図中､吏線がスターラヽ･プ区間(中央のL区間)での平均軸力向ひずみと応力の

関孫を､破線か鉄筋全艮(3L)に対する平均軸方向ひずみと応力との関係を示している.

　解析を進めると､鉄筋の挙動は最初鉄筋全体が水平方向に膨らむ挙動を示し､軸方向ひずみ

は各部でほぽ等しい値であった｡しかしその後､スターラップに挟まれた中央の部分は大きく

外に変形し､その部分の軸方向ひずみが急増するとともに､両側の鉄筋が除荷する挙勤を示し

た｡図一8.5のa,b,c各点での解析より得られた鉄筋の変形伏態を図中に示す｡最大荷重後､

スターラップに囲まれた区開の変位だけが急増していることが分かる｡この結果は､鉄筋一本

だけめ挙動を考える場合､鉄筋の座屈はあるスターラップ間に局所的に生じることを示し､ス

ターラップ2区間､3区間にわたって生じないことを示唆している｡しかし､実験では鉄筋の

座屈は､スターラップ2区間､3区間にわたって起きている｡このことから､鉄筋の座屈長は

スターラップよりもむしろ､コンクリートの破壊領域にかなり依存することが推測される｡ま

た逆に､コンクリートの破壊顛域は鉄筋の座屈により決定されるのではなく､あくまでも拘束

頷域などを考慮した､構造物の材料的･幾何学的条件から決まるものと推測できる｡

8.4　座腿挙動を含む鉄肪の応力ーひずみ関係

　鉄筋単体を考えた場合､スターラップ一区間に座屈挙動が集中することが分かった｡そこで

スターラップを考慮しない両端固定の鉄筋一本の解析より得られた平均軸ひずみ一軸応力関係
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を図一8jの●印で示し､スターラップがある場合の解析結果と比較を行った｡図によれば､ス

ターラップを考慮しない場合の平均軸ひずみ一応力関係は､スターラップ一区間での平均軸ひ

ずみ一応力関係とほぼ一致していることが分かり､座屈区間の平均軸ひずみ一応力関係は､両

端固定条件の鉄筋単体の解析で十分模擬できる｡そこでこれ以降の解析は､スターラップをモ

デル化せずに鋏筋単体で行うことで､鉄筋の座屈後の挙動を調べた｡

(
蔵
な
)
R
Q

400

300

200

100

O､0 0.01　0j)2　0.03　0.04　0.05　0.06　0.07　0.08　0.09　0.10　0.11

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　平均軸方向ひずみ

　図一8.6座屈後の鉄筋の応力ー平均軸方向ひずみ関係

衷-8.3　解析条件

D(cm) 八(M拘) %

1.9 400.0 0.002
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　図一8.6に他の条件を一定とし､鉄筋の長さだけを変えたときの平均軸ひずみ一応力関係を

示す｡鉄筋の長さは､5cm､10cm､15cm､20cmの4通りであり､細長比はそれぞれ10.5､

21.0､3L6､42.1である｡解析条件は表-8jに示す｡解析は鉄筋の応力ーひずみ関係を完全

弾塑性と仮定し､降伏後の応力増加を無視して行った｡図によれば､解析で考慮した範囲の鋏

筋長さでは､鉄筋の最大圧縮応力は全ての場合でEulerの座屈荷重よりも小さいため､いづれ

も鉄筋の降伏応力とほぼ一致している｡最大応力以降だが､鋏筋の平均応力は､座屈による鋏

筋の横方向変位増加にともない低下する｡しかしながら応力は急激に低下するわけではなく､

座屈後もかなりの負担力を有している｡また応力の低下は鉄筋長が長くなればなるほど急激に

なることが示されている｡

　最小2乗法を用いて図一8jの結果を捕間することで､鉄筋が圧縮力を受けて座屈する場合

の応力ーひずみ関係を次式で定式化した｡

･7=八四氷17(£/p)‰一ら)} (8,2)

　この式が､座屈後の鉄筋の座屈区間での平均応力ー平均軸方向ひずみ関係式である｡ここで､

£は両端固定条件での鉄筋長さ､jDは鉄筋径､ど6は座居開始時の平均軸方向ひずみである｡今

回の解析ではヽε6はす^゛て鉄筋の降伏ひずみ(ら)と一致した.上式を求めるにあたりヽ上記

の解析以外に鉄筋径を変数とした解析および降伏強度を変数とした解析を行ったが､その結果､

座屈後の挙動は細長比が同じならほぼ同じであること､降伏強度が変われば挙動は単に降伏強

度に比例して現れることを磯かめている.(8,2)式より得られる債を示せば､図一8,6の●印の

ようである･(8,2)式は､細長比42,1の場合までの解析偵を補間した物であるので､その適用

範囲も細長比40程度までと考えられる｡

　単純圧縮を受ける鉄筋の座屈挙動をモデル化したので､次に繰り返し荷重を受ける場合を考

える.図一8.7に紬長比捻1､降伏強度400(肘7)a)の鉄筋に対する解析結果を示す.解析結果

は､引張降伏後圧縮載荷したもの(図一8,7の鼎線(1))､座堀後に引張載荷しさらに圧縮載荷

したもの(図一8,7の能線(2)(3))の3通りを示した.解析によれば､引張降伏後圧縮載荷し

た場合(dll線(1))では､鉄筋の座厠挙動は畢に蜜性ひずみと等しい量だけ引張ひずみ側に平

行移艶するだけであった.次に､座目後の繰り返し挙動(曲線(2)(3))だが､座目後引張載荷

される場合､鉄筋は初期剛性で除荷されそして徐々に剛性が小さくなり単詞載荷時の応力ーひ

ずみ曲線に近づいてい《挙動を示す｡さらにそこから圧縮応力を作用させると､応力は初期剛

性で変化し､最終的には､最初の座屈曲線に一致する性状を示した｡
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　このように複雑な挙勤を繰り返し荷重下では鉄筋が示すが､解析に容易に取り込めるように､

この挙動を図一8jに示すように簡素化してモデル化した｡すなわち､圧縮載荷後引張載荷を行

うときは応力は初期剛性と等しい傾きで移動し､引張降伏時の直線に一致する(a点→b点)｡

また引張降伏後､圧縮載荷を受ける場合は､ひずみが過去に経験した最大ひずみを越えない場

合は､初期の圧縮側座屈曲線へ初期剛性で向かいその後座屈曲線上を移動する(c点→d点→a

点)｡過去に経験した鏝大ひずみを越えてから圧縮載荷を受ける場合､鉄筋は降伏強度まで初

期剛性で応力増加し､その後新たな座屈曲線を移動すると仮定した(e点→f点→g点)｡

　　　003

平均軸方向ひずみ

図一8.7繰り返し荷重下での鉄筋の挙勤

図一8.8繰り返し荷重下での鉄筋の座届モデル
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8.5　鉄勧の座屈を生じたコンクリート椛痘物の挙動

8.5.1　座屈が生じた鉄筋コンクリート断面のM-φ関係

&=97mm

図一8.9断面形状

-8j(a)解析条件(コンクリート

が(肘/)a) どco EU

05NI 40.0 Oj02 Oj5

10N1 35.0 0,002 OJ〕･25

表-8,3(b)解析条件(鉄筋)

どy 八(財Pa) D(mm)

圧縮鉄筋 0.0018 420.0 10

引張鉄筋 O｡002 360.0 13

　既往の実験結果と本座屈モデルを用いた鋏筋コンクリート部材の挙動とを比較する｡比較す

る実験は､畑中ら[17]がRCはりの塑性挙動を調べるために行ったものである｡試験体は曲げ

破壊がせん断破壊に先行するように設計されたものである｡実験は一方向繰り返し載荷で行わ

れ､最終的には圧縮側鉄筋が座屈することで破壊に至っている｡実験供試体の断面形状を図一

8,9に示す｡図一8jの断面に対し､スターラヅプ間隔5cmの供試体に対する結果を図一8.10

に､スターラップ間隔10cmの供試体に対する結果を図一8jlに示す｡図中●印は実験値であ

り､饅大モーメント断面からlh区間の断面のモーメント指数(が/M2)一曲串指数(dj)曲

線の軍均植を示したものである｡また図一8.10､図一8jl中に示す実線は先に提案した座屈

モデルを用いた解析結果を示し､駿線が座屈を考慮しない場合の解析結果である｡これらの解
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析条件は表-8jに示す｡

　図によれば､圧縮側鋏筋の座屈を考慮することにより､RCはり構造の終局状態における副

荷力の減少の傾向をうまく表していることが分かる｡また鉄筋の座屈長さは実験結果を参考に

し､10NI佻試体で10cm､05NI供試体で&mとしている｡

　図一8j2(a)に10NI訳験捧の解析より得られた圧縮鉄鰐の挙動を鉄筋応力ー訟彰指数滋1線7

示し､図一8j2(b)に圧縮側殿外縁のコンクリートひずみ一曲串指数曲線を示す.図中a点は

引張鉄筋降伏時､b点は圧縮鉄筋降伏時､c点は図一8j2(b)中で圧縮側鍍外縁のコンクリート

ひずみが急激に増加する点である.また図一8j2(b)の●点は実験より得られた植である.座

屈を考慮した場合､b点を越え圧縮鉄筋降伏後､鉄筋の負担力は徐々に減少するが､その程度

は余り著しくない｡また訂/�2-心φ関係にもその影響は顕著に現れず､断面のモーメント耐

荷力も増加している｡これはまだ圧縮側コンクリートがかなり負担力を持つためである｡しか

しc点を過ぎ､圧縮側コンクリートが劣化した領域では､圧縮側コンクリートの負担力が徐々

に低下していくため､図一8j2(b)に示すように圧縮側のひずみが急激に噌加するようになる.

この時鉄筋は既に座屈しているため､コンクリートの応力低下分を負担することができず､逆

に圧縮ひずみの急増に伴い鉄筋自身の応力が急激に低下する性状を示す｡断面耐荷力の急激な

低下は､このように圧縮側のコンクリートおよび鉄筋の座屈により荷重支持能力が急激に減少

するために生じることが分かる｡
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　本解析において鉄筋の座屈発生点は､鋏筋単体の解析結果より圧縮鉄筋降伏と同時に生じる

と仮定している｡一方､実際の構造物には､かぶりコンクリートの存在により鉄筋の横方向変

形は強く拘束されているため､降伏後も鉄筋は自由な変形をすることができず､必ずしも鉄筋

降伏時が座屈発生時と一致しないと考えられる｡しかしながら､かぶりコンクリートの荷重支

持能力が大きい間は､座屈による鉄筋の応力低下はわずかであり､上記の仮定が解,桁値に及ぼ

す彰響はそれほど大きくない｡実質的に座居の彰響が生じるのは図一8j2の圧縮側ひずみが急

激に生じるc点と考えることができる｡

　また本解析は､コンクリートの応力ーひずみ関係および鉄筋の応力ーひずみ関係は独立に与

えたものであり､鉄筋の座屈によりコンクリートのかぶりの剥落やコンクリートの応力ーひず

み関係の変化は一切考えていない｡それにもかかわらず､解析値は実験値をよ《評価できるの

である｡このことより､本解析結果のみに限れば､鉄筋の座屈はあくまでもかぶりコンクリー

トの軟化などによりコンクリートの荷重支持能力が低下した後に生じるものであるという結論

が導かれる｡

8.5.2　繰り返し荷重を受けるRC柱の座屈時の挙動

　次に繰り返し荷重を受けるRC柱を対象とした解析を行った｡解析に用いたモデルは､村上

ら田]カ磁げ降伏するnc柱を対歎として行った正負変路載荷吏験のc22佻該詠と同様なも

のとした.実験はヽ軸力(向゜3訂j)a)を加力した後ヽ士2ら(1δl斤8mm)ヽ士4らヽ士6らヽ士8らヽ

士10らの漸増加力を行ったものである.

　図一8j3に実験結果および解析結果の水平荷重一水平変位関係を示す｡図中実線が解析値

を､点線が実験慎を示している.図一8j3(a)が鋏萌の座回を考慮した解析結梁と実験偵の比

較を､図一8,13(b)が鉄筋の座屈を考慮しない解析結乗と実験植との比較を示している.鉄筋

の座屈長さは実験結乗より20(cm)と仮定した.

　座屈を考慮した場合と考慮しなかった場合での両者の差はそれほど大きく現れることはなかっ

た.しかしヽ10ら載荷時の曲線において鉄筋の座屈の影響が現れるようになった.本解析ではヽ

鉄筋の座屈による圧縮側鉄筋の副荷力の減少はヽ4ら→6ら載荷時に既に生じているがヽ被り゜

ンクリートにある程度の耐荷能力がある間は､座屈の影饗は殆ど現れないことが分かる｡

　実験においてはヽ2らで圧壊が始まりヽ‘2らでは全域に曲げひび割れおよび曲げせん断ひびわ

れが生じヽ士6らで曲げひび割れ幅の増大および圧壊と付着ひびわれの進行ヽさらに8らでは圧

縮鉄筋の座屈にともない被り゜ンクリートの落下がみられヽ10らではその影響がさらに激し
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くなったと報告されている.本解析においてもほぼ同様な傾向がみられた.また8らから10ら

にいたる座麹が急激に発達する状涅はヽ図一13(a)を見れぱ分かるように､本座回モデルを用

いることで精度よ《再現されていることが分かる｡

　次に､第6章で示したRC柱の大変形実験での座屈後の挙動と本解析との比較を行った｡図一

8.14に実験値および解析値の荷重一変位関係を示す｡図中､実線が解析値を､破線が実験値を

示している.実験においては､終局状態は被りコンクリートが剥落すると同時に鉄筋が座屈す

ることで生じた｡しかしながら､鉄筋座屈までは被りコンクリートの圧壊や付着ひぴわれなど

の現象は確認されなかった｡そこで解析においては､荷重一変位曲線の最大ループにおいて初

めて､圧縮側鉄筋の座屈が生じると仮定し､それ以前では鉄筋の座屈を考慮しなかった｡解析

は鉄筋の座屈長さを実験結渠からスターラ･,プー区間(4cm､細長比53j)とした.

　解析結果を見ると､圧縮剥鉄筋降伏時で座屈発生を定義することにより､実験値の座屈発生

時をほぽ妥当に評価できていることが分かる｡また､座屈後の構造物が破壊にいたる性伏もよ

く再現していることが分かる｡

図一8j4繰り返し荷重を受けるRC柱の荷重一変位関係
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8.6結論

　本章では､鉄筋の座屈が鉄筋コンクリート構造の終局挙動に及ぼす影響を解析的に調べ以下

の結論を得た｡

L鉄筋一本の座屈時の挙動を有限変形解析を用いて明らかにし､座屈を考慮した鉄筋の応

　力ーひずみ関孫を提案した｡

2.提案した座屈を考慮した鉄筋の応力ーひずみ関係を用いれば､座屈後の構造物の挙動も

　正確に把握できることを示した｡

3.解析結果の考察より､鉄筋の座屈区間は､スターラップの影響よりもむしろ構造物の破壊

　領域に密接に関係することが分かった｡また､鉄筋の座屈は被りコンクリートの劣化によ

　るコンクリートの荷重支持能力が低下した後に生じることが示された｡

　鉄筋の座屈は鉄筋コンクリート構造物の終局挙動に大きな影響を及ぽす要因であり､鉄筋

　が座屈すれば､構造物の副荷力は急激に低下し､その時点で構造物は破壊したと考えら

　れる｡
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9章　鉄鮪コンクリート部材の塑性変形能

9.1　概脱

　鉄筋コンクリート構造物の耐震設計にあたっては､その構造物が保有する塑性変形性能が正

しく評価されなくてはならない｡そのために､繰り返し荷重を受ける鉄筋コンクリート郎材の

最終的な変形能力に関する研究が過去に数多く行われ､塑性変形性能を定量的に推定する唯定

式の提案も､既に何人かの研究者によってなされている｡例えば､建築構造の分野でぱ､荒川

ら[6]等が建築構造物を対象とした･性変形能を評価する方法の提索を行っている.一方ヽ土

木構造物の分野万も､石橋ら[24]､太mら[48]､檜貝ら[2o]､町田ら[36Dこより､土木横造物

を対象とした､塑性変形能定量化の試みがなされている｡しかし､これらの提案式はいずれも､

比較的数の限られた実験結果に基づくものであり､その適用範囲が狭いのが実状である｡

　また､土木･建築の各々の分野で行われた実験では､供試体の諸元ならび荷重の随類がかな

り異なる場合が多い｡例えば､軸力に関しては､建築構造物に用いられる柱は､比較的大きな

軸力を受け､靭性に及ぼすその影響が大きいが､土木構造物に用いられる橋脚の場合､作用す

る軸力は比較的小さ《糾性に対して主要因とはならない｡このような荷重の大きさの違いばか

りでなく､部材の諸元が相当に異なっているために､両分野で得られた実験的成渠を相亙に比

較することが難しいのが現状である｡したがって､統一的な評価式が実験的にはなかなか得ら

れないということになっている｡このことが､鉄筋コンクリート構造物の塑性変形能評価の方

法が確立されていない大きな原因の一つとなっている｡

　この理由から､鉄筋コンクリート部材の塑性変形能に対し解析的研究に基づいて普遍的な結

論を得､靭性の評価をする必要があることが､以前から指摘されていた｡解析的研究に基づけ

ば､土木･建築両分野を有機的に結ぴ付け､統一的な靭性評価法を確立する上で大きな肋けに

なると考えられているのである｡

　本章では､以上のような観点から､第6章で示した鉄筋コンクリート柱に対する解析手法を

用いて､解析的に鉄筋コンクリート部材の塑性変形能を評価することで､一般的に適用可能な

塑性変形能算定式を得ようとして行ったものである｡塑性変形能算定式は､塑性変形に影響を

及ぼすと考えられる各種要因を変数とした解析結果に基づき､各種要因の塑性変形能への影響

を考察し､その影響を数式化することで作成している｡
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9.2　鉄瞎コンクリート指り靭陛嘔こ匈応する解折曲線上の時異点

　鉄筋コンクリート郎材が正負繰り返し荷重を受ける場合､主鉄筋降伏後にX字状のせん断ひ

び割れが生じ急速に副力を失うことが認められている｡このような破壊形態は､一方向繰り返

し載荷あるいは単調増加載荷の場合にはみられない現象で､正負繰返し荷重下での大きな特徴

の一つである｡鉄筋コンクリート郎材の靭性は､この繰り返し荷重下で急激に荷重が低下する

変位をもとにして評価されるのが一般的である｡

　町mらは実験結渠に蓬づいて､騎牡串を､鏝大水平荷重の8o(%)点の変位(心o｡｡)と鉄筋

降伏時の水平変位(ら)の比7定殺することを提索している[36]･

μ
-

-

石80maま

ら

　この水平荷鐙の80(%)とした理幽は､水平荷1が急速

程度になっていたためと恵われる｡

(9j)

に紘少する点がほぼ穀大荷･の80(%)

　吏験紡渠に慈づいて､(9j)式のような籾蛙串は擾案され7いるが､解析的研究に籤づく(9j)

式と同様な定殺は見あたらない｡

　そこで､第6章で示した埼玉大学の実験結果と本解析結渠の比較を行った結果､繰り返し中

に水平荷重が急激に低下する荷重一変位曲線の変曲点の変位が､曲げ変形のみを考慮した本解

析結巣の幾大モーメント点によく一致することが判明した｡最大モーメントは､水平荷重によ

るモーメントとP-△効果によるモーメントの和である｡解析により得られる最大モーメント

点は図一91,図一9.2,図一9.3の●点で､実験より得られる水平荷重が急激に減少する荷重

変位曲線の変曲点は▲点で示してある｡図でみると●印は水平線上にあって明瞭に定め難いと

一見感じられるが､数値解析上では明らかに最大点は判別できる｡軸力,帯鉄筋比,せん断支開

比のいずれを変化させた場合にも上記の最大モーメント点と実験上の変曲点はよく対応してい

るのが認められる｡

　したがって､鉄筋コンクリート部材が繰り返し荷重を受ける場合の靭性率を解析的に評価す

る場合には､解析で断面のモーメントが最大になる変位(δM｡｡｡)と軸方向鉄筋が降伏したと

きの水平変位(ら)の比で定殺することが合理的であると思われる.

μ゛

6Mm｡z
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(9,2)
δy

　先にも述べたように､鉄筋コンクリート部材の繰り返し荷重下でのせん断破壊は､鉄筋降伏

後ある程度まで変形が進んだ伏態で繰り返し加力を行うことで､刮力が各サイクルで低下する

性状を示し､一方向繰り返し載荷ある,いは車調増加載加では見られないものである｡しかしな



がら､この副力低下が著しくなる変位レベルまでは､繰り返し載荷による耐力低下はわずかで

あり､単調増加載荷の曲線とほぼ一致することが報告されている｡

　(9,2)式の4-Jまヽ解析より得られた畢調増加載荷時の鼎線から､繰り返し載荷時に急激に

荷重低下する変位の限界を表しているものと考えられる｡すなわち､車調載荷時の曲線と繰り

返し載荷時の曲線との差が急激に大きくなる水平変位に対応している｡
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図一9.3　せん断スパン比が荷m一変位関係に及ぼす彰響

　この鏝大曲げモーメントを生じる水平変位が､繰り返し載荷時の耐力低下点とよく一致する

理由の一つとしては､最大モーメントを越えた範囲では､圧縮側コンクリートが応力低下領域

にあるためと考えられる｡すなわち､この領域で繰り返しを行えば､コンクリートの抵抗応力

は繰り返しごとに減少し､部材の耐力も低下する｡またかぶりコンクリートの剥落などが生じ､

繰り返し中にせん断変形が急増するためと思われる｡

　鉄筋コンクリート部材の籾挫串を(9.2)式で宦親することで､各種要因が籾性率に放ぼす影

響を解析的に評価することができるようになる｡

9.3　靭陛串に及1　゛

　提察武作成に先立ち行った解析の変動嬰因としてはヽ軸圧縮惑力度((アo)､引張鉄筋比(乃)､

帯鉄筋比(ら)､せん断スパン比(有£))とした.これらの要因は､一絞に鉄筋コンクリート部

材の靭性に及ぽす彰響が大きいといわれているものである｡解析モデルは一つだけで､図一9.4

に示す断面寸法(20×15em)を有し､有効嵩さd=16cmのRC柱である.ただ一種類のみであ

る理由として､推定式はいずれも無次元量で衷示されること､また推定式がパラメーターが大

きく変動する各種の実験値と最終的に比較されるということが挙げられる｡

　解析弟件としては､コンクリートに対しては､が=3･0(Mj)a)､j,=3(MPa)､ε｡o=2000(μ)と
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し､一方鉄筋に対してはヽ八=400伊μ)a)､ら=2500(μ)とし､降伏後は恣力は初期勾配の1/100

の傾きで上昇するとした｡

70　　　0

図一い　解析モデルの断面寸法(垠位:mm)

　解析は軸圧縮応力度を-2,0~8刈財戸a)の6通り､引張鉄筋比をOj~L5%の5通り､帯鉄

筋比を0,0~1,0%の6通り､せん断スパン比を1~6までの6通りに変動させて行った｡こ

れらのパラメーターの範囲は､過去に行われた土木建築両分野のRC柱実験の範囲を含むよう

に決定した｡

　また､この時一般的に適用可能な結論を得るために､土木･建築両分野で提案されている靭

性評価式の検討を行った結果､軸力の影響を最も正確に評価すべきという結論に至った｡すな

わち､土木分野の橋脚は､その作用する軸力が比較的小さく､実験もほとんどが小さな軸力下

で行われたため､現在までに橋脚を対象として提案されている靭性評価式はいづれも軸力の影

響を過小評価していると恵われる｡一方､建築分野の柱は､その作用する軸力は大きく､実験

も比較的大きな軸力下で行われるため､提案されている靭性評価式では軸力か主要囚となって

おり､大きな軸力の時はよいが､軸力が小さくその影響が主要因とならないときは､軸力以外

の要因の影響を過小評価することになる｡

　そこで本解析を行うにあたり軸力の影響を般もよく灰映させるため､引張鉄筋比(乃)､帯

鋏筋比(ら)､せん断スパン比(λ/7))が靭性に及ぽす影響はすべて軸力との関係で調べるこ

とを試みた｡つまり､帯鉄筋比一軸力ー靭性率関係というように､各要因の彰響と軸力の影響の

2変数により､各要因が靭性串へ及ぼす影響を定量的に調べたのである｡以下各要因ごとに靭

性率に及ぼす影響を論ずるとともに､これを定式化した結果を述べることにする｡

　式の形式としては､帯鉄筋比(恥)と軸力比((yo/μ)を変数とした靭性串(み)をまず宋め､
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その後乃､刀pの影響をμ,の各係数(ゐ,,=μ/μp,=1.0､ぬn=μ/μAz)=4)とし同定している｡し

たがって以下の記述は､この順序に従ったものとなっている｡

9.3.1　帯鉄筋比と輸圧縮応力度の影響

　引張鉄筋比をLO(%),せん断スパン比を4と一吏に保ち､帯鉄筋比(ら),軸圧縮応力度､((7o)

を変化させた解析を行った｡帯鉄筋比の影響は､コンクリートの応力ーひずみ曲線の応力降下

直線の勾配を変化させることで考慮される｡

　解析結果を図一9.5に示す｡他の条件が同じでらが増せば､靭性率は増加する｡このことは

実験結果とも定性的に一致する｡また軸力との関係を見れば､軸力が大きくなれば靭性率は相

対的に小さくなり､帯筋量を増やしても靭性串は著し《増加しないことが分かる｡
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図一9.5　帯鉄筋比と靭性串の関係

　名軸力段階で､帯筋比と籾性串の関係を線形とすれば､次式が得られる.ただし､(9,3)式を

鍼次元量にするため､軸カの彰饗は軸カ比(向/が)を用いて衷している.

　　貼=a+6ら　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　昨3)

aコ2.96-lo/3(゛゜//j)

み=7jむ-7'o(゛o/μ)
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　図一9jに(9淘式より得られる･7o=o(がPa)と(yo=8(豺J)a)の時の直線を示す.ここで

(9j)式はら=o,o~Lo(%)の範囲の解析櫨を直線回婦したらのであるため､軸nミ縮恣力度の植

によって異なるが､らがLO(%)以下になると必ずしも同程度の精度が確保されないおそれが

ある｡

9.3.2　引張鉄筋比と軸圧縮応力度の影響

　帯鉄筋比(ら)をO,2%,せん断スパン比(λ/狗を4と一吏に探ち､引張鉄筋比(均,軸圧縮

応力度(,7o)を変化させて解析を行った｡解析より得られた各軸力段階での引張鉄筋比と靭性

率との関係を図一16に示す｡町田らが行った実験によれぱ､.靭性率は引張鉄筋比が小さいほ

ど増加し､増加の程度は乃SLO%の場合に著しくなることが認められている｡

　本解析でも､引張鉄筋比が小さいほど靭性串が増加するという実験と同様な傾向を示し､軸

力が小さな範囲では､町EHら[36]と間様に乃SLO%の場合に著しく籾性串が増加する桂状を

示した｡しかしながら､大きな軸力が作用した場合には､乃SLO%の範囲で靭性率が急増す

ることはなく､乃が靭性率に及ぽす影響も顕著でなくなる｡

　乃=LO%の時の靭性串に対する任意の乃の時の籾蛙串の比みを図一9,7に示す.図一9jか

ら､各軸力段階での引張鉄筋比の影響が次式のように衷される｡

み=a(乃)`

a=L03

&=-0.85e‾9'o(゛o/が)

(9,4)

ここにヽβ八は靭性串に及ぽす乃の彰響を衷す係数である｡

　(9,4)式は､解析より得られた結果を饅小二渠法で回帰して得られたものであるが､関数の性

質上､引張鉄筋比の小さい頗域あるいは大きい領域で解析値を過大あるいは過小に評価してし

まう.そのためこの誤蓋を少なくするために､み,の範囲を設定する.踏本的にみ,の範囲は軸

圧縮応力度によって異なるべきだが､簡単のため次式に示すように､軸圧縮応力度に依存しな

い形で与えた｡

み≧LO

み≦2,8
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　(9,5)式は収≫LO(%)斌下で靭性串が大きく変化しないことを考慮しヽそして(9j)式は解

析で得られたみの最大値により決定した｡
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冶
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9.3.3　せん新スパン比と軸力圧縮応力度の影響

　引張鉄筋比(均がLO%,帯鉄筋比(ら)がO.2%の一定の柴件の蓬で､せん断スパン比を

LO~6,0の6通りに､またそれぞれの場合に軸圧縮応力度を0~8(財7)a)､の5通りに変化さ

せて､せん断スパン比と軸力とが靭性串にどの様に影響するのかを凋べた｡
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図一9.9　せん断スパン比と靭性串比の関係

7

　解析結渠を図一9,8に示す.解析結渠はどの軸力段階でも､j4/jぴが小さいほど靭性串が小さ

くなる傾向を示した｡また､λμ)<2の範囲で靭性串が急激に低下する性状を示した｡一方､

が£)が4玖上の場合では､/1/pが籾性串に放ぼす影響はそれほど見られなかった･ノ1/pが4,0

の時の靭性串を基準とした靭性串比を図一9,9に示す｡この図によれば､軸力が小さいほど､

メt/pが小さくなるにつれてその靭性串の低下が著しくなり､軸力が大きいときには､/1/£)は靭

佳串に大きな影響を反ぼさないのが分かる.図一9,9の結乗よりλμ)とcroが籾桂に孜ぽす彰轡

を定式化したのが次式である｡
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ゐz) =a(有伺6

a=5/7e8/7(゛゜/刀)

6=7/30e‾t2(″゜/ガ)

昨7)

　この式は解析結果を用いて最小二乗法により得た式であるが､λμ)が大きい範囲では､解析

植を過大評価し万しまう.そこでλ/pが4玖上では籾性串に大きな変化がないことを考慮し

て､ぬむの最大値を次のように仮定した｡

ゐ･≦LO 昨8)

9.3.4　コンクリート強度の影響

　本解析ではコンクリート強度は一定として行ったため､解析によりその影響を考察はしてい

ない.しかしながらヽ先に示した(9,3)~(9,8)式で､各種パラy-ターの影響を軸力比((ァo/が)

で評価しているため､間接的に各式中でコンクリート強度の影響は考慮されることになる｡す

なわち､軸カ比で考えれば､ガが小さくなれば見かけ上の軸圧縮応カ度を大きく評価すること

と{司覗になるため､剱性は相対的に小さく評価されることになる.また刀が大きくなれば籾性

は大きく評価される｡

9.3.5　軸力の影響

　軸力の彰響については既に乃,ρ｡メ/pとの関係で述べてきた｡既に述べたところをまとめる

と次のようである｡すなわち､軸力が大きくなればなるほど､軸力が靭性率に及ぽす影響が大

きくなり､その他の要因の影響は顕著に現れなくなる｡

　建築構造物を対象として行われた実験では､軸力の影響が最も大きな要因であり､その他の

要因は軸力に比較して小さいと報告されているが､これらの結果はそれを裏付けるものである｡

またこのことは､土木構造物のように比較的小さな軸力が作用するものは､軸力以外の要因を

正確に評価する必要があることを示すものである｡

　λ/p=4,乃=1,0(%),ら=oj(%)の柴件下で(アoを-2~12(訂戸a)まで変化させたときの解析よ

り得られた靭性串を図一9.10示す｡軸力が大きくなれぱ靭性率は当然小さくなるが､軸圧縮応力

が､10(財Pa)ほ上すなわち軸カ比(･7o/が)1/3玖上で引張鉄簡より先に圧縮側の鉄鰐が降伏する

性伏を示した｡また郎材に引張力が作用する場合は､変形能力は急激に大きくなる結果となった｡
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図一9jO　軸方同応力度と靭性率の関係

　本提案式では､圧縮鉄筋が引張鉄筋より先に降伏する場合､およぴ部材に引張力が作用する

場合などは考慮にいれてないが､これらに関しては更に詳紬な検討が必要と忠われる｡

9.4　　鉄筋　

9.4.1　靭性評価式の提案

　前節で鉄筋コンクリート部材の靭性に影響を及ぼすと思われる各種要囚について､著者らが

既に報告している解析手法により得られた結果から､その影響を定量的に評価した｡すなわち､

各種要因が靭性率に及ぼす影響を示ず次の靭性評価式を提案する｡

μ゜μuバβ乃'玖4z)

み

み

-

-

-

-

a十みら

a=2,9e‾lo/3(゛゜/μ)

&=7.0e-7坏7°/が)

a(乃)6

a=1.03

(9j)

135



　　　ゐ=-O｡85ど9励o/が)

　　　似≧LO

　　　β5≦2,8

沈･=a(/1/狗6

　　　a=5/ア♂/7(″o/が)

　　　&=7/30e‾4ル゜/刀)

　　　ぬ･≦LO

　前節で述べたように､本研究では軸力が靭性に及ぼす彰響を最も正確に評価すべきという考

え方を基本としているため､この式の各項はすべて軸カ比けo/が)との関数になっている｡

　この式の形式はヽまずj4/p=4,0,乃=LO%のRC部材に対する結性串をみ,(7o/ガの関数とし

て沁で与えた後にヽβ5,βgでμ｡が引張鉄筋比(Pt),せん断スパン比(/1/む)によりどの程度影

饗されるのかを喪している.式の形式上､各種嬰因の影響を(9,9)式の各項別に衷しているの

で､各種要因が靭性串に及ぽす影響を容易に理解することができる｡

9.4.2　斡性評価式の評価

　提蜜した籾性評価式の精度の評価を行う.評価にあたって用いた実験データはヽ町EHら[36]

によるもの､尾坂ら【49]によるもの､石橋ら[241によるもの､太田ら[48Dこよるもの､秋元ら

囚によるものヽ檜貝ら[川[川閤によるものヽ荒川ら圖同団同囲によるものマある.ただ

し､各実験で得られた靭性率の値は各研究者の定義に従ったものを使用した｡各試験体の特性

を表-9jに示す｡実験データは総数170である｡そのうち､町田ら,檜貝ら,尾坂ら,石橋

ら,太田ら,秋元らのデータは橋脚を対象として行ったものである｡また､荒川らのデータは､

建物の柱を対象としたものであり､橋脚を対象としたものに比べ､ら,(yoが大きく､Å/Dが小

さい傾向にある｡ここで本解析で用いた終局変位の定義(δが｡｡｡)は､多数回繰り返しを行った

場合に有効であると考え､荒川らの実験のうち､トら変位増分に対し繰り返し回数1回のもの

は使用していない｡このように､今回比較に用いた実験データは､その総数が多く､各要因と

も広範囲に及んでいることを指摘しておきたい｡

　図一9.n提案式による靭性串の推定値と実験値との比を各種要因別に示した｡また図一9.12,

図一9.13には町田らの靭性評価式および荒川らの靭性評価式を用いて同様な試みを行ったもの

である｡なお図中○印は､RC橋脚を対象として行われた実験結果に､△印は建物中柱を対象

として行われた実験結果に対6している｡
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衷-9j　実験データの特性

町田ら 檜貝ら 石橋ら 尾坂ら 太田ら 秋元ら 荒川ら

乃(%) 　O｡59

L06

　oメ10

L90

　Oj2

1.66

　Oj2

L2`6

O｡82 　0湛2

0.86

　0.34

0.82

ら(%) 　O｡0

o｡23

　O｡0

O｡99

　･0

Oゐ8

　Oj8

0.36

　O沿4

Oj6

　0.16

Oj2

o｣5

L5

a/d 　■0

6.0

　329

625

　L5

to

4.0 4.0 4.0 　L7

2.8

ぺ肘杓) 　Oj

2.0

0.0 　Oj

to

　o｡0

4』

LO 　O､0

1,0

　2､5

7.0

が(μμa)　23､0

4L3

　15,6

55.2

　24.0

42,0

　20.2

33.8

29.2 　30.5

3L5

　20,4

3ル5

供試体数 15 37 38 12 5 13 50

　町田らの式は､せん断スパン比､引張鉄筋比が大きく､軸圧縮応力度､帯鉄筋比が小さい範

囲では比較的精度よく靭性率を評価している｡しかしそれ以外の範囲では､その唯定精度はか

なり悪くなっている｡また荒川らの式は､町田らの式とは逆にせん断スパン比,引張鉄筋比が

小さく軸圧縮応力度､帯鉄筋比が大きい範囲では比較的精度良く靭性串を推定している｡この

ことは､町田ら､荒川らの式を含む提案されている靭性評価式のいずれもが､比較的限られた

数の実験結果に基づくものであり､その適用範囲も実験で行った変動範囲を越えないためであ

る｡町EHらの提案式は､橋脚を対象として行った実験結果に基づいて得られたものであり､橋

脚を対象とした実験結果に対しては比較的精度良く靭性串を推定するが､建物の柱については､

適用することができない｡また､荒川らの式は建物の柱を対象として行った実験結果に基づく

式であり､柱を対象とした実験結果に対しては比較的精度良く靭性串を推定するが､橋脚を対

象としたものでは推定精度はかなり悪い｡
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　一方､図一9.11に示した本解析手法により靭性率を評価したものは､せん断スパン比,引張

鉄筋比,軸力,帯鉄筋比のどの変動要因に対しても各種要因の影響を精度良く評価しているの

が分かる｡

　次に､実験より得られた靭性串と提案式によぅて推定した靭性率とを比較したのが図一9.14

である｡靭性率の推定値に対する実験値の比は平均Oj9　,　変動係数26.7%であった｡また実

験値と推定値の重相関係数は0.80である｡,本提案式が靭性率の大小にかかわらず､また土木･

建築のどの諸元に対しても靭性率を精度良く推定できることが分かる｡また､今回本提案式の

妥当性を評価するために用いた実験データとほぼ同様のデータからい4/玖ハ/八,乃,らβ内を

説明変数とした実験データによる重回帰分析が､コンクリート構造物の靭性評価委員会で既に

行われ[30]､その時に得られた重相関係数はO｡66であった｡本提案式は､実験値とはまったく

独立に解析的に得られた結果より評価したものであり､このことよりも本解析手法および提案

式の妥当性か推察される｡

刊
リ

にゴ

図一9j5　解折モデル(畢位:cm)
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　最終的に､実験を行うことは不可能と思われる実規模の大断面の橋脚の靭性率を解析的に求

め､本提案式と比較してみる｡図一9,15に解析モデルを示す｡解析モデルは断面L5XL5(m)､

長さ5,2(m)のRC橋絢である.鉄筋は､主鉄筋としてD32が四方に配醒され､帯鋏筋はD13

が12.5(cm)間隔で配置されているとした｡このようなモデルは､一般に道路橋などに使われる

RC橋脚とほぽ同じ形状寸法ヽ配筋を持っものである.コンクリートの圧縮強度は30(訂ぬ)､

軸圧縮応力度は1,0(訂7)a)と綬定した.本解析手法により得られた靫性串ゆ)は4.5であ

った.一方ヽ提察した評価式より得られた籾性串は4,9(八==o､55(%)メ/p=3爪八=o｣4(%

計o=LO(訂ぬ)沢=祗0(訂戸a))となり､実構造物に対しても本提蜜式が剛生串を妥当に評洒

していることが分かる｡

　土木･建築の両分野にまたがる鉄筋コンクリート構造物の場合､各々の分野で行われる実験

が同じ部位でも試験体の諸元がかなり異なるため､現在までに得られた実験結果を基にした靭

性評価式では鉄筋コンクリート構造一般に適用することは不司能であった｡しかし､本研究で

は､解析的研究に基づき各種要因の影響を調べ､さらに土木･廸築両分野での構造物に対し最

も大きな彰響を与えると考えられる軸力を主要因とした靭性評価式を作成することで､土木･

建築両分野を有機的に結び付け一般的適用可能な結論が得られたと考える｡

9.5　結論

　本章では､鉄筋コンクリート部材の･性変形能力を解析的に評価することを試み､以下の結

論を得た｡

L第6章で示した解析手法を用い解析を行った結果､本解析中に生じる級大曲げモーメン

　ト点を繰り返し荷重を受けるRC郎材の終局変位と定義することで解析による靭性率を

　定義した｡

2.帯鉄筋比､引張鉄筋比､せん断スパン比､軸方向応力度が靭性率に及ぼす影響を解析的

　に検討した結果以下のことが分かった｡小さな軸力が作用する場合は､帯鉄筋が増加す

　れば､靭性串もそれに比例して増加すること､引張鉄筋比が小さくなれば靭性串は大き

　くなるがその増加の割合は引張鉄筋比LO(%)玖下で急激になること､せん断スパン比が

　小さくなれば靭性串は低下しせん断スパン比2ほ下で急激に低下する､しかしせん断ス

　パン比が大きくなっても靭性率にはそれほど大きな影響を及ぼさないことなどを示した｡

　また大きな軸力が作用する場合は､軸力が靭性率に及ぼす影響が卓越し､帯鉄筋比､引張

　鉄筋比､せん断スパン比などの要因の彰響がほとんど現れないことも判明した｡
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3.解析的に調ぺた結果に基づき､靭性評価式を各種要因の影響を組み合わせることで作成

　　した｡影響要因としては､軸方向応力度､帯鉄筋比､引張鉄筋比､せん断スパン比､コン

　　クリート圧縮強度とした｡また､軸方向応力度が靭性に及ぽす影響が最も大きいと考え､

　　各要因はすべて軸方向応力度の影響を含む形式とした｡

4.提案したRC郎材の靭性評価式の精度の評価を､現在までに得られている土木･建築の実

　験データ170個を用いて行った｡その結果､推定値に対する実験値の比の平均値はO｡99､

　推定値と実験値の■相関係数はOjOであって､本提案式が鞘佳率の大小にかかわらず､ま

　た土木･建築のどの諸元に対しても靭性串を精度よく推定できることが分かった｡

5.本解析手法により得られた靭性評価式は､土木･建築両分野の実験結果を統一的に評価し

　ておりRC構造物の･性変形能を解明する上でより有用な知見を与えるものと考える｡
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10章　結論

　本論文は､コンクリート構造のポストピーク挙動を解明することを目的として､コンクリー

ト構造特有の現象をモデル化し､ポストピーク領域で生じるコンクリート構造の不安定な挙動

に対する解析的検討を行ったものである｡その結果､従来は実験的手法による定式化がもっぱ

らであったコンクリート構造のポストピークあるいは破壊時の挙勤を一貫した数値理論で徘現

することを可能にし､ポストピーク挙動の理論的解明に対し多くの知見を提供した｡以下に各

章で得られた結論を述ぺ､本研究の総括とする｡

　第1章では､ポストピーク挙動解明に重要な役割を示すと考えられる要因について概観する

とともに､本研究の目的および本研究の内容について述べた｡

　第2章では､コンクリート構造を解析的に解明するために必要となる基礎方程式を示すとと

もに､構造物の安定性に対する理論的検討を行った｡

　まず､コンクリート構造の材料非線形性および幾何学的非線形性を衷現するための基礎方程

式として､有限変形問題に対する増分形式で記述された仮想仕事方程式を導びき､その離散化

を行うことで､有限要素解析に用いられる有限変位理論に基づく剛性方程式の定式化を行った｡

また､ポストピーク顛域は槙造物が不安定になり安定性が失われる顛域であるため､安定性の

数学的衷現を示し､離散化された系に対するその適用を行った｡さらに安定佳が失われる構造

特異点である1imit　point　およびbifurcation　point　に対する理論的検討を行い､解析を実行する

際での構造特異点の取扱およびその力学的意義を明確にした｡

　第3章では､解析を実行する際に必要となる､本論文で用いる材料の構成則および数値解析

手法の提示を行った｡

　数値解析手法としては､ポストピーク挙動を含む連続した釣合経路を追跡する手法と､bifur-

cation　point後に生じる任意の釣合経路へ移行するための解析手法を示した｡特にbifurcation

point後の任意の分岐経路解析手法として､固有値問題を解いて得られる固有ベクトルにより変

形モードを推定し試行錯誤的にbifurcation　path　を求めていく方法を提案した｡提案した方法

は､コンクリートのような材料非線形性問題を取り扱うときには最も有効な方法と考えられる｡

　第4章では､コンクリート構造におけるbifurcation　Point　の物理的意義およびpost　bifurcation

挙動を材料的側面から簡単な数値例を用いて示した｡

　まずコンクリートー軸部材を考え､負の固有値および負の固有値に対応する固有モードと

bifurcation　Point後の挙動の関係を明らかにするとともに､imperfectionの導人やlocalization

問題のbifurcation問題に対する位匿づけを行った｡またコンクリートのようなひずみ軟化材料

では､弾性安定の分類に従うlimit　po㎞tが､その材料特性に依存して複数の平行伏態が存在す

143



るという意味でbifurc　ation　point　となる場合があることを示した｡さらに､2軸応力下にある

コンクリートに引張応力が作用した場合のpost　bifurcation　挙動を凋ぺ､2軸応力下の構造物は

bifurcation　point後uniformな変形挙動から非常に抜雑な変形挙動に移行する可能性を示した｡

　第5章､第6章および第7章では､各種のコンクリ'-ト構造に対する本手法の適用を行い､

構造不安定性が構造物の実際の挙動とどの様な関係にあるのかを示した｡

　第5章では､鉄筋コンクリートはりを対象とし､解析手法の妥含性を検討するとともに､hmit

Pointおよぴbifurcation　point　での構造物の挙動が実際の鉄筋コンクリートはりの挙勤とどの

様な関係を持つのかを祠べた｡

　その結果､bifurcation　point　が鉄筋コンクリートはり構造のせん断岐壊に密接な関係があり､

bifurcation　point後のbifurcation　path　を選択することで構造物が破壊に至る可能性を示した｡

解析は2つのケースについて適用を行ったが､スターラップのない鉄筋コンクリートはりを対

象とした場合には､shear　band　が生じることで構造物が破壊にいたること､スターラップのあ

るはりの場合､荷重載荷点下部に局所的な変形の集中が生じる変形挙動を示すことで､破壊に

至ることを示している｡

　第6章では､せん断変形を考慮できる鉄筋コンクリート柱部材に対する有限要素解析手法を

開発し､鉄筋コンクリート柱の塑性変形挙動およびポストピーク挙動に対する解析的検討を

行った｡

　既柱の寓験結渠との比較より､本解析手法が節豺均が1/10の大変佼に亙るまで鉄筋コンク

リート柱の履歴挙勤や各種要因が鉄筋コンクリート柱の･性変形挙動に及ぼす影響を精度よく

評価できることを示した｡さらに､圧縮場理論を曲げ､せん断､軸力を受ける鉄筋コンクリー

ト断面に拡張することで､鉄筋コンクリート断面のせん断剛性劣化モデルを作成し､せん断変

形が橋造物に及ぼす影響を調べた｡せん断変形の彰響はスターラップが降伏すると非常に顕著

になり､スターラップ降伏後は構造物の変形はせん断変形に支配される｡本章で開発したせん

断変形を考慮し得る有限要素解析手法は､せん断変形が構造物に及ぼす彰響を容易に求めるこ

とができるものである｡さらに鉄筋コンクリート柱の構造不安定性に対する考察を行い､鉄筋

コンクリート柱の終局破壊点は､bifurc　ation　point　により定義できる可能性を示した｡

　第7章では､第6章で開発した鉄筋コンクリート柱に対する手法をラーメンのような不静定

構造物に適用し､解析的にコンクリート構造のポストピーク挙動を含む構造物の非線形挙動を

示した｡

　その結果､ラーメンのような不静定構造物の靭性を考える場合には､複数の部材の組合せや

郎材に生じる軸力変動の彰響で､変形の進行に伴い各郎材の靭性が大き《変化するため､橋脚
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のような挙一郎材より得られた成果をそのままラーメン構造物に取り込むことはできないこと

が明らかになった｡そこで実験結果との比較より､bifurcation　point　でその靭性を評価するこ

とを提案した｡　biftlrcalion　point　を用いれば､各部材ではなく構造系全体に対して靭性が定義

される｡さらに､既存PC斜張橋に本解析手法を適用した結果､幾何学的非線形性か斜張橋に

及ぼす影響は非常に大きく､その影響を正確に考慮する必要があることを示した｡

　5章6章およぴ7章では､各種の構造物に対し構造不安定性が構造物の実際の挙動とどの様

な関係にあるかを調べたが､いずれの場合にも構造物の破壊はbifureation　p･ointで定義すれば

よいことヽbifurcation　p･oint後のbiftlrcation　path　により破壊時のコンクリート構造の挙動を

伺現できることが明らかになった｡

　第8章では､スターラップが組合わさった主鋏筋の座副性状を有限変形理論に基づく解析よ

り明確にし､座屈挙動を含む鉄筋の応力ーひずみ関係を提案した｡さらに鉄筋の座屈がコンク

リート構造物に及ぼす影響について解析的検討を行い､鉄筋の座屈区間はスターラップの彰響

よりもむしろ構造物の破壊領域に密接に関係すること､および鉄筋の座屈は被りコンクリー}ヽ

の劣化によるコンクリートの荷重支持能力が低下した後に生じることを明らかにした｡また､

提案した鉄筋の座屈モデルを用いれぱ､座屈後の構造物の挙動を精度よ《評価できることを実

験結果との比較より示した｡

　第9章では､第6章で開発した解析手法を用い､鉄筋コンクリート郎材の靭性に及ぽすと考

えられる要因に対するパラメーター解析を行い､繰り返し荷重を受ける鉄筋コンクリート部材

の終局変位を最大曲げモーメント点で定義することで､帯鉄筋比､引張鉄筋比､せん断スパン

比､軸方向応力度が靭性に及ぽす影響を解析的に検討した｡そして､本解析結果より得られた各

種要因の影響を組み合わせることで､鉄筋コンクリート郎材に対する靭性評価式の提案を行っ

た｡さらに既往の実験結果と比較し､.提案した靭性評価式が､靭性率の大小にかかわらず､ま

た土木､建築のどの諸元に対しても有効で､既往の推定式より精度がよいことを明らかにした｡
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