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リート梁の曲げ
力に関する研

及び
惚ヲL

　　柴　田　拓　二

（建築工学科構造第二研究室）

Bending　and　Shear　Resistance　of　Relnforced　Conerete　Beams

Takuzi　SHIBtxTA

Abstraet

　　　　This　paper　presents　the　test　results　of　bending　and　shear　resistance　of　reinforced　con－

crete　beams　with　plain　round　bars　of　mild　steel．　ln　addition，　an　analogical　analysis　of

stress　transmission　in　the　beams　is　intended．

　　　　The　tests　were　performed　on　257　spedimns　in　six　seriels　and　the　following　behaviors

were　clarified．

　　　　（a）　The　bending　strength　of　the　beams　observed　in　the　tests　was　generally　larger

　　　　　　than　the　values　estimated　by　Umemura’s　formula　of　evaluating　the　ultimate　strength

　　　　　　of　reinforced　concrete　beams．　The　amount　of　these　hyper－resistances　change　with

　　　　　the　types　of　loading，　the　condition　of　supports，　the　size　of　tensile　reinforcement　and

　　　　　the　ratio　of　span　leng£h　to　the　depth　of　bearns．

　　　　（b）　Shear　resistance　of　beams　without　web　reinforcements　is　largely　influenced　by

　　　　　the　types　of　loading　and　the　condition　of　supports．　The　relation　between　these

　　　　　types　of　strength　behaviors　and　those　of　restrained　beams　subjected　to　a　concen－

　　　　　trated　load　at　the　midspan　was　obtained．　（The　latter　is　the　type　of　loading　devised

　　　　　　by　Prof．　K．　Ohno．）　When　the　span　length　of　test　specimen　is　considerably　large，

　　　　　the　test　result　becomes　smaller　than　the　strength　estimated　by　conventional　theory．

　　　　　The　coefficient　compensating　the　discrepancy　between　the　estimated　strength　and

　　　　　the　test　result　was　experimentally　derived．　And　some　discussion　on　the　expected

　　　　　safety　factor　of　the　conventional　formula　was　given．

　　　　In　another　series　of　tests，　the　strain　distribution　of　tensile　reinforcements　of　beams

which　was　subjected　to　a　concentrated　load　was　measured　over　the　entire　length　of　beams．

The　main　results　by　these　tests　were　as　follows　；

　　　　　i）　There　is　a　distinct　discrepancy　between　the　critical　loads　of　yielding　observed　in

　　　　　the　strain　of　the　tensile　reinforcement　and　those　observed　in　the　defiec’tion　of　a

　　　　　　beam．

　　　　ii）　A　remarkable　growth　of　tensile　stress　in　the　reinforcement　at　the　point　of　the

　　　　　　support　is　observed　after　tlie　deflection　of　the　beam　reaches　a　certain　degree．　Since

　　　　　　the　bond　stress　about　the　crack　of　the　midspan　does　not　decrease　at　all，　it　is

　　　　　　considered　that　the　local　tensile　stress　at　the　point　of　support　was　not　brought　out
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by　re｝ease　of　the　bond　stress　in　the　middle　part　of　the　beam．

　　Those　facts　suggest　that　the　stress　distribution　in　reinforced　concrete　beams　is　con－

siderably　different　from　the　result　derived　from　the　flexural　theory　of　ordinary　elastic

bea皿s．

　　In　order　to　explain　these　experimental　facts，　a　modified　arch　（or　truss）　analogy　con－

cerning　the　mechanism　of　stress　transmission　was　proposed，　and　fundamental　formulae

of　bending　strength　of　beams　were　d．erived．　The　results　calculated　by　those　formulae　are

in　good　agreement　with　the　experimental　values　obtained　from　various　loading　conditions．

A　rational　explanation　of　the　characteristics　of　shear　resistance　and　the　formation　of　shear

crae1〈s　can　succesfully　be　given　by　the　application　of　the　presented　arch　analogy　concerning

the　mechanism　of　stress　transmission．
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　1．概　　　説

　　本論文は普通丸鋼を用いた鉄筋コンクリート梁のi．1．．【．1げ及び勢州の耐力1蘇蜀して行なった実

験的研究を取緩め，それに基づいて鉄筋コンクリート梁内の応力伝達機構についての原理約な

考察を行なったものである。

　2．鉄筋藁ンクリート渠の曲げ耐力

　　鉄筋コンクリート梁が短期の静曲げモーメントを受ける場合の終局強度理論には内外の多

くの研究1’）一？）があって精細な論述が行なわれて来た。これら既往の諸家の理論はいつれも，部

材が勢断力を伴わずに，単純に曲げモ・・一メントを受ける場合の断面の抵抗モーメントに関する

所論であって，∫i：Z面保持，コンクリートの引張応力度の無視を共通の前提としており，夫々の

主な相違点は設定するコンクリ・・一ト及び鉄筋の応力度湿度曲線の差異によるものである。通常

の構造物に用いられる程度のコンクリートと丸鋼を用いた梁で，その引張鉄筋比が大凡2％以

下の場合には，［Siliげ破壊は鉄筋の降伏に始まり引続き圧縮縁コンクリeトの圧潰によって終局

荷重を示すものであることは良く知られている。この場合，多くの理論が採用している様に鉄

筋の応力度歪度曲線が降伏後は歪二軸に晃Z行なものであると仮定すれば，鉄筋降伏後の梁耐力

の増大は僅かな量であって，詰家の．設定したコンクリートの応力度歪度［瞬泉の形の相違は梁の
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降伏荷量，又は二三荷喧の算定値に大きな影響を与えず，いつれの理論によって算定しても大

凡岡一の値となる9）。それらの曲げ終周強度蔓ll論は夫々実験的に検謹されて，理論値は実験結

果と粒度よく対応することが示されている。それらの実験の多くは，理論の性格に対応して，

単純梁に対称2点集中荷重を加えてスパン中央に単純曲｛ずモーメントを与える方法によるもの

である。この載荷法は曲げモーーメントのみを受ける二一の性状を1勇ミ討するのに適切な方法とし

て広く用いられているものであるが，実際の構造物の梁の載荷状態としては極めて特殊な状態

に対応するものである。しかしこの様な試験法においても，奥に広範な実験結果によれば，実

験イ直は概ね理論値を．L廻る傾1司を示し，著しい増大を生じた例も報告されている。

　　S．D，　Lash’o）は鉄筋比0．18～1．15％の梁の曲げ破壊実験を行なって，実験値がいつれも理

論値を上廻る結果を得たが，特に普し通丸鋼（％罵2000kg／cm2）を用いた実験で，コンクリート

圧縮強度280k9／cln2，引張鉄筋比。．2％の梁の実験値はwhitney5）の到1論値に対して46％に

及ぶ増大を示したと報魯している。R．　Saliger”）も既往の諸家の多数の実験結果と理論値の対

照を行ない，全般的に実験植が理論値を明言に．ヒ廻る傾向があることを・指摘した。その主なも

のを第1－1多ミに抄記する。

第1－1表　鉄筋降伏荷重に対する梁耐力の増大（R，Saligerli））

実　験　者

　　　Bach

　　M61｝er

　　fl’etmftc　jer

　　Saliger
Osterr．　Eisenbeton

　　AusschuB

　　D．A．f．S

引張鉄筋比
　　LO／A）一ww．．wwum…一一

O．47－1．00

0．38－1．t15

0．e7－O．181

0．41－1．87

0．24－1．87

0．35－1．46

0．50rv　2．13

0．20－1．82

鉄筋降伏荷重
に対する比

1．II－1．05

L！6－1．01

1．27－1．03

！．25－！．07

1．34－1．09

1．32　rv　1．03

1．32－1．OO

1．24－LOI

備 考

　　　　V．D．1，　D．A．f．E

　　　　　　1907

矩形梁　5％＝2．72～320t／Cm2

短形梁　8％；2．36～4。07
BuE　！930　sa？i＝＝2．36－3．13

T形梁　sσ？1　＝＝　3．90

1937　H．　85
短　ヲE！一一　梁　　　　sσ？x＝3．0～3．9

　　荷重型式が前記の単純梁対称2点集中荷重と異なる場合には，梁の曲げ耐力もそれとは異

なった値を示すことは早くから知られていた。19！2年にBach及びGraモ12）は1点集「i．i荷IR時

の曲げ耐力が2点集中荷重時の耐力を上廻ることを指摘している。武藤研究室におけるPt　＝＝

0．267～0．80！％のラーメン梁の実験13）においても梁の降伏荷電はe函数法6）理論値に対して

27～30％の増大を示したと報告されている。　この様な曲げ終局強度国論値に対する実験値の

増大は超過応力14）（hyper－resistance，15），　Verfestigung”））と1｝乎ばれて，その原区iについてはいく

つかの考祭が行なわれているが，超過応力（以下，余力と呼ぶ）の性状についての実験的検討が

十分目行なわれていないため決定的な解明は与えられていない。

　　R．Saligerは鉄筋の応力度歪度曲線を降伏後塑性硬化域に入って再び応力皮の上昇を生
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ずる形とし，コンクリートは最大応力度を

示して後破壊に至るまでに約0．35％に達

する最大歪度まで概ね最大応力度の値を保

持するものとして，引張鉄筋の降伏後に，

更に載荷能力の上昇が生ずる条件を理論的

に導き，それが第1－1図に示される様に鉄

筋指数（Bewehrungsstarke）がO．2　YJ下の

場合であるとした11）。

　　既往の終局強度理論の方法によって土

記の様な顕著な曲げ耐力増大を説明するた

めにはSaligerが示した様に鉄筋の塑性硬

化による応カーヒ昇と同時にコンクリートの

圧縮合力も増大し得る様な応力度歪度曲線

が認められなければならないが，第1－2図

に示す様にWhitney，梅村博士6）の想定1111

線では圧縮縁応力度が最大応力度を越えて

後は圧縮合力の著しい増大は生じないもの
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第1－1園　R．Saligerii）梁の破壊様式と鉄筋比

‘出

　r：一T　．一一一一・一，一　trL

ん吻型
　（a）

第1－2図

　　　　合力の変化

噸　一　　．一

5・輝輝
　（b）

コンクリート最大応力度以後の圧縮

喫

と考えられるのでSaligerの様な説明を導くことは難しい。

はWhitneyの設定した応力度歪度il11線は慎重なシリンダー圧縮試験によって求められたもの

であることを理由にSaligerの【1［i線は信頼性が薄いとしている。また二，三の実験結果により

Saliger説を検討してみると小野竹之助博士が行なった実験14）でBewehrungsstarkeがO．048～

0．071の梁はSaligerによれば20～30％の余力を示すべき範囲にあるが，坂静雄博士の解析で

は極めて精度よく理論値と一致し余力を生じていない。

　　又，坂博±が別の日的で行なった実験17）では鉄筋比1．2！～！．61％の梁において嬢1－3図に

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　示す様な余力が認められるが，この場合鉄

血肖edt．

L2

t，o

：㌶1望潮ご／・・騨・

●

oo

巳

0

／，0　2．o　30　40　s，o　a／p
　　　第1－3図坂静雄薄型17）

　単純梁対称2点集中荷重時の1［kげ耐力

（中立軸位置を同一に仮定した場合）

この相違についてH．J．　Gilkeyi6）

筋比1．61％の梁のBewehrungssttirkeは

0．26であってSaligerでは余力を生じない

嘉島のものであった。

　　S．D．　Lashio）は余力の原因として終局

強度理論ではコンクリートの引張応力を無

視しているが実際にはそれが零でない事に

起因すると考え，この考え方はA．Guerrin18）

他の欧洲の研究者によっても認められて

いると述べているが，一方E．　Hognestadi9）



5 鉄筋コンクリート梁の曲げ及び勢断の耐力に関する研究 55

はその偶発姓を指摘してその様な余力は実用的に信頼租モが薄いことを強調している。

　　この様に曲げ耐力に見られる余力の性状は充分に把握されていない状態にあるが，既往の

曲げ終局強度理論が実験イ1直と良い一致を示すための条件は限られたものであって，一般的に梁

の終局耐力を十分に推定し得るものではないことは明らかである。梁の曲げ耐力と各種の条件

の関係を実験的に究明し，余力の原因を明らかにすることが必要である。。

　3．鉄筋コンクリート梁の勢断耐力

　　鉄筋コンクリート梁の勢断耐力性状に関する実験的研究はドイツ及び米脳を中心として数

多く行なわれて来たが1940年代までは主として勇断補強法の比較研究に関心が概かれ，勇断耐

力牲状に影響を及ぼす諸条件の解明が本格的に行なわれる様になったのは1950年代になって

からである20）。内外の諸家24）一46）による実験結果は勢断耐力の定義の：不明確と実験条件の不統

一のために各研究者によって試験緬の偏差が極めて大きく統一約な結論が与えられていなかっ

たが，1955年に大野和男博士21）・22）が提案した新たな加力方式は二二実験における標準的な試

験法の確立を意図したもので，それまでの試験法が烹として曲げ試験と同様の単純梁2点集中

荷重型式又は中央1点集中荷重型式によって行なわれていたため，勢断破壊を生ぜしめるため

には過大の曲げ補強筋比を必要とし，又そ

の制約のために試験条件が比較的狭い範囲

に限られていたのに対し，第1－4図（b）に示

す様な逆対称2点画影錘重型式の加力法を

採用することによって，勢断破壊における

曲げモ・・一瞬ントの影響を著しく小さること

ができ，且つ比較的短い試罰1体によって過

小な梁洋語によらずに広範隣1の勢断スパン

二成比の試験が可能となるものであった。

　　荒川卓博士23）は大野博士の加力法（以

（の）
κ．〃“ボ

　　　　（b）　K．　drC．noV）

t　i±tFb
　　（d）　E．Heynye，akceto）

　　　　　第1－4図

cc）　Pme．M．　Equmt．”V

＃’＝t＝？
　　　　　　　　　訂）’　　　　　c．E．κc劇

諸家の載荷方式

下，N加力法と呼ぶ）を用いて156本の試験体によって勇断耐力に影響を与える諦条件につい

て精細な検討を重ねた結果，集中荷重を受ける連続梁の勇断耐力性状を次の様に明らかにし

た。

　　三盛耐力に影響を与える諦量としては

　　　1）　コンクリeト強度

　　　2）勇断スパンと梁の有効成の比

　　　3）軸鉄筋比

　　　4）梁の温度

　　　5）　勇断補強筋比

が挙げられ，次の実験式によって囎断初亀裂発生時の勢断力及び勇断耐力が与えられる。
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　　○勢断初亀裂発生時の勇断応力度

　　　　隔暑一臥（Fc＋…）諺聡．4

　　0終局瞬断応力度

　　　　勉」券鴫（Fe＋・8・）誹3、計・・／・・say

　　ここに

　　　τc：勢断初亀裂発生時の急調応力度　［kg／cm21

　　　τ、，：終周勢断応力度　［kg／cm2］

　　Qn：勢断割亀裂野蛮力　［k9］

　　Q。：終局時の最大勇断力　［kg］

　　　F。：コンクリ■一一トの圧縮強度　［kg／cm2］

　　　Cl：勢断スパン長　［cm］

　　　d：梁の有効成　［cm］

　　　鳥，馬：梁成七度による補正係数

　　　隔：軸鉄筋比による補正係数

　　　γ：　勇断補強筋比

　　sa？1　：勇断補強筋の降伏点応力度　［kg／cm2］

　　この実験式はE．Hognestad他30＞及びC。　E　Kesler他31）が夫々行なった連続梁の実験結果

にもよく適合し，それらの諸家が提案した実験式に比べて実験結果に対する適合性が最も優れ

ていることが示されている。

　　上記の実験式から明らかな様に，鉄筋コンクリート梁の勇耐力性状において最も特色的な

点は勢断耐力が勢断スパン梁成比の函数であって，勢断スパン梁成比の小さい梁ほど勢断耐力

が大きくなることである。従来勢断破壊の説明として行なわれている引張主応力度説によって

はこの現象を説明することは難しい。E．　Hognestad，　K。　G．　Moodyらは勇断破壌の型式の1っ

である勇断圧縮破壊について，その終周破壊がコンクリートの曲げ圧縮破壊によるものである

として勢断スパン梁成比の影響を説明したが他の型式の勇断破壊を生ずる場合には適合せず勢

断破壊全般については別な角度からの究明が必要である。

　　又，単純梁，或いは分布荷鷺を受ける梁の勢断耐力性状については従来多様な実験結果の

集積はあるが未だ充分な統一は得られていない。その原因としては，既往の諸家の実験の中に

は試験休の支点外側の余長部の長さが非常に短い梁で試験を行なっているものが非常に多いた

め，実験結果の中には梁端で主筋の定着破壊を生じたものが多く含まれて居て，それが特に資

料的に区燗されていないこと，即ち勇断破壊と定着破壊の区別が明瞭に行なわれていないこと

と，試験休寸度，軸鉄筋比等の諸元が各研究者により極めて多様でそれらの影響が統一的に整
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理されていないことなどが混乱を深めているものと考えられる。このため，勢断補強を施さな

い梁の縦断終局強度には偶発的な要素の影響が大きいものとして，その究明を断念し勢断初亀

裂発生時の勢断力を終周腿骨耐力と見倣すべきであるとする主張33）もあるが単純梁又は分布荷

重を受ける梁では多くの場合に勇断亀裂は曲げ亀裂から進展するだめその境界の識別が困難で

あり，その判定基準も従来一定していない37）・38）。

　　前述の様に，連続梁集中荷重時の勇断耐力性状に関しては，こうした混乱を排して統一的

な成果が得られているがその成．果を中心として馬蝉の条件下の耐力性状の関連を明らかにする

ことができれば鉄筋コンクリート梁の勇断耐力性状6引導の把握を容易とすることができよう。

　4．本論文の目的と醗究の範囲

　　上述の様に鉄筋コンクリート梁の曲げ及びウ亨断の耐力性状には従来の材料力学的な梁理論

によっては十分な説明を得られない点があって，それらの珊論では取上げられていなかった要

索があるものと考えられる。従来の解析では梁の断面の諸元即ち断面寸法，鉄筋比等の郵亭と

材料の弾’1生，塑性的性状のみによって梁の耐力が論じられ，部材の支持条件，荷重状態を含め

ての耐力性状は十分に把握されていなかったと云えよう。

　　曲げと勇断は単一の梁の性状の二而であって共通の応力伝達機構から派生して多様な破壊

’1生傷を示すに至るものと考えられるから，その特性全般に適合し得る基本的な耐力機構が明ら

かにされなければならない。前述の様に曲げ耐力に余力が存在し，勢断耐力が複雑な性状を示

すことは部材設計を材料黒金率の立場から考えるときには安全率の変動の問題であるが，不静

定構造物の極限解析の立場からは曲げと勢断の破壊条件を明らかにし，その局限荷燈を正当に

把握することは基本的な課題の一つである。

　　本論文は，この様な観点から鉄筋コンクリート梁の曲げ及び勢断の耐力性状に影響を与え

る棊木的要素として，スパン・梁成比，荷童種別，支持方式，軸鉄筋比等を取上げ，これらの

要事の組合せによって行なった総括的な実験，及び個々の基本的条件に関する実験を含めて合

計6系列，試験体257本の実験1こよって得られた実験結果を検討し，これに基づいて各種の条

件下の鉄筋コンクリFト梁の応力伝達の機構を統一的に解明することを目的としている。

　　応力伝達機構の基本的な形としては，著者の属する研究室における既往の各種の実験結果

を総合して，梁内にトラス又はアre一一チ的な応力伝達が行なわれることを予想し，これを本研究

の端緒47）とした。この種の推論は形式としては新しいものではないがその従来の取扱い方では

ここに論ずる梁の性状を十分1こ説明できるものではなかった。本1論文の後半の部分はこの推論

の成立条件を検討し新たな立論を試みたものである。

　　この論文の研究の墨隈は普通丸鋼及び頭位強度のコンクリートを用いた鉄筋コンクリ・・卜

梁が短期の静荷電を受ける場合であって，曲げ耐力については引張鉄筋の降伏によって破壊に

至る場合に限って居り，曲げ耐力の値としては梁がその荷電擁み曲線の弾奨｝三的直線性を失って

擁みが急激に増大する臨界点の載荷育旨力，即ち梁の擁みにおける降伏荷重を取る。実験値と対
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照せしめる曲げ終局強度理論儀は梅村博士のe函数法6）によって算繊した。

記　　号

　α：　勢断スパン長

　Clo　：M／9・D平均勇断スパン

　at，　ac：引張鉄筋及び圧縮鉄筋の断面積

　　b：梁　　幅

　C：断π蒋内の曲げ圧縮合力

　　C：　単純曲げスパン長

　D：梁の全成

　d：梁の有効成

　cE；　コンクリr・トのヤング係数（secant　mod．）

　sE：鉄筋のヤング係数

　Fc：コンクリt一一トの圧縮強度

　F，：　コンクリートの引張強さ係数

　　ブ：断学内の応力中ノ巳、距離

　ゐ：　試験体：金長

　　1：　試験スパン長

　M；　曲げモーメント

Mca｛：断面の抵抗モーメント終局強度理論値（e函数法＞

Mt。st：断面の抵抗モーメント実験植

　P：試験機指示荷重（全荷下）

1）m猟：　同上最大荷重

　Py：同上梁降伏荷重

　幽：at／bd引張鉄筋比

　ゑ，：α4ろd圧縮鉄筋比

　Q，，：勢断亀裂発生時における試験スパン内の最：大勢断力

　Qu：最大荷重時における試験スパン内の最大勇断力

　R：支点反力

　丁：断門内の引張鉄筋の応力

　T？y　：鉄筋の降伏応力

　T。：！風、ガ終局強度理論による引張筋応力算定植

　W：試験スパンの負担する金荷重

Wmnx：同上最大四隅

　W，：岡上梁降伏時の荷重

8
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x：

a：

1／a　：

　r：

堕：

cac　：

sOt　：

sa？1　：

ca）．　：

　T：

τで‘：

Tc　：

T？e　：

鉄筋コンクリート梁の曲げ及び勢断の耐力に関する研究

ルVf！QD　一・　‘e。

くzγ7㌔曲げ引張1脚力低減比

恩讐st／Mc、、t曲げ耐力増大野

寄筋比，又は勢断補強筋比

引張鉄筋の周長合計

コンクリートのJ．ll，三縮応力度

鉄筋の引張応力度

鉄筋の降伏点応力度

梁の材軸に直角方ifiJの垂直応力度

Q／bjコンクリ・一トの兇掛けの勇断応力度

鉄筋とコンクリートの付着応力度

Ω。／ゐブ

2，、／ろブ

59

　　　　　　　　　　IL　鉄筋コンクリート渠の曲げ及び勢望の

　　　　　　　　　　　　抵抗に関する総括的実験［実験1］

1．概　　　説

1－1　実験目的

　この実験は鉄筋コンクリート梁の曲げ及び男断の耐力性状を統一的に把握することを臼的

として行なった基本的な総括実験であって，

　　i）支持条件：　単純梁，連続梁，片持梁

　　ii）荷電種別：　中央1点集中荷重，巾央半スパン等分布荷煎，全スパン等分布荷重

　　iii）　スパン梁成比：　〃D＝4．5，6．5，8．5

　　iv）軸鉄筋比：　♪，≒0．6，1．3，1．9

の諸条件を組合せて行なったものである。

　　実験の薩接的なE：i的は

　　（1）鉄筋コンクリート梁の破壊の型式　　梁の破壊の1兼相は与えられる条件によって多岐

であるが，夫々の破壊型式の聞には各条件の連続的な推移があると考えられる。ここでは軸鉄

筋の定着破壊を別として，曲げ破壊と勇断破壊の夫々を生ずべき諮条件とその境界を知ること

を1羅馬の一一つとする。これによって，夫々の破壊型式の特姓を論ずる際に考慮すべき諸条件の

実際的な範囲を明らかにすることができよう。この実験では勢断耐力の基本的な性状を取上げ

るため企ての梁に勇断補強を施していない。

　　（2）曲げ降伏耐力における余力の特性　　上記の諮条件の下で曲げ破壊を生じたものにつ

いて，終周強度理論による降伏i［N力算定値に対して実験値の示す余力の特姓を各条件に応じて
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1男らかにする。

　　（3）恥骨耐力における言・者条件の影響　　既にその性状を良く検討されている連続梁集装荷

重時の勇断耐力牲状を基準として，之に対する各種の条件下の勇断耐力特性の変化を検討す

る。合せて勇断破壊の諸嬢式を確認しその分布を検討する。

　　1－2．加力方式について

　　大野博士のN載荷法21）は内外の研究者によって利用されているが49）’5。），それはこの方式

が催の加力方式に比して次の様な利点を持っているからである。

　（1）　単純梁型式との比較

　　i）単純梁では，スパンと荷．重種別を与えると，Mと9の比率は一一定し，　MとΩの組合

せに変化を与えることができないが，N載荷法では後述の様に，同一スパン梁成比，同一荷重

種別，同一載荷点位置に対して任意のM／9の値を与えることが！二ll来る。従って単純梁では，

ラーメン梁に生ずる応力状態を再現できないが，N載荷法では第2－1図に示す様に任意の応力

状態を再現することができる。

Mてフ与
Q〔＼ゴ＝コ
RaiLnept@st
　　　　（a・）

一＝iS＝a一

＝t　F

　　　（わ）

　第2－1図

L℃プ∠：＼

［：：：縛コ

cc｝

　　ii）三下破壊を生ぜしめるためには，単純梁では曲げ補強筋比が非常に大きくなり勝ちで

通常の構造物の梁の常識を超えることが多いが，N載荷法では比較的低位の鉄筋比の梁にも勢

断破壊を生ぜしめることができる。

　　iii）単純梁では曲げ亀裂から勢断亀裂え進展する事が多く，最終的な破壊が曲げと勇断の

複合として生じ易いが，N載荷法は聖断破壊をllllげ応力の低い段階で生ぜしめることができ，

勢断耐力性状を曲げ応力の影響から分離し易い。

　（2）通常の連続梁方式との比較

　i）第！－4図に示した様な，Hognestad3。）或いはKesler31）の採用した型式の連続梁は土記の

単純梁のもつ制約を逃れることはできるが，スパン梁成比の大きい範囲での実験を行なうため

には，長大な試験休又は斜度の小さい試験休によらなければならない。N載荷法によれば比較

的短い試験休で極度に断面寸法を小さくすることなく土記の日的を達することができる。

　　ii）通常の連続梁方式の実験では，載荷装羅の構成が腹雑になり易いが，　N載荷法は比較
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的簡易な装置で各種の荷爪種別のり≦験を行なうことができる。この点の相違は任意の応力状態

を梁に与える際の制約がN載荷2去では非常に少ない
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　，一一in一一LiL＋一一
結果となる。　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　p

　　N載荷：方式で載荷糧矧1を変化させると弟2－2図に

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　A
示す各量の適切な撰択によっ任意の荷重及び支持条件

を与えることができるが，今簡単のために

　　　　le　一1一　7n　一1－n　＝＝　．？．，n　＝＝　1

とすれば

　　　　M．　＝KIJVI

として

　　　　7n　rm一＝．／Si，IL＝］U．　rl？一K．）n－1

　　　　　　　2（！÷2K）

　　　　Q．一＝．Cll．．±．．．一stLKt）一）w

w x

p

一eQA
A“

　　　　MB

Mc

Qp

s

aB

Nr
　　第2－2図・

D

　　　　　　　　　　　　　　／

　　　　　2．，．．．S！t：．1一一22K）wi　（L，一1）

　　　　　Q．　一：　2KW

　　　　　豊＝＝kK．　i

　　　　二：（諜｝　　　　　（2一・）

・m．が与えられたときにはm／1　＝＝　Zとすれば

　　　　　K誠講万　　　　　　　　（2一・）

即ち，この場合Kを選ぶことにより任意のMβ／2tS，又はM“／ハ晦を得ることが出来る。荷重

種別あるいはKの値の如何に拘らずQiSカs試験機指示荷唯の1／2となるという利点もある。

　2．実験概要
　　2－1試　験　体

　　（1）試験体の種別　　第2－1表に示す。コンフリー1・強度は1種，断llfi寸法は12　cm×20

Cm有効成17　cmの1種とする。策2－1表の組合せは81種なるがこの中，夫々の実験値の比較

から性状を推定し得ると考えられるものを除き5！種の試験体について実験を行なった。試験

体数は各糧3本宛としたが経過中の事故により結周実験結果を得たものは147本であった。製

作した試験体の内訳を策2－2表に示す。

　　（2）試験体の構造　　試験休はいづれも試験スパン内には堕断補強を施さず，眺出し載荷
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第2－1表　試験体種別別

12

種 類

加力方式

荷重種別

スパン梨成比

鉄　筋　 比

系列数

3

3

3

3

区 分

大蝋N弓隠

単　純　梁
片　持　梁

集中荷重
等分布荷重
部分等布荷重

記号

N一一

s

c

P

U
U　1／？“

l／D　＝8．5

　6．5

　4．5

8．5

6．5

4．5

高

申位鉄筋比

低鉄筋比

鉄筋比1 h

m
I

摘 ．要

一・i端モーメントを単純梁最大モーメンF

　の2／3とする。

申央1点集中荷重

全スパン等分布荷重

峡1／2スパン四竹灘

スノぐン

　tt

（a　＝　1／2

／＝170cm　a／d＝5．0

　130　3．82
　90　2．65d：梁有効成1

246φ／）t　＝＝　1．94％実断面積（3．96　cm2）

2－13　fzS　1，24　at，　a．　（2．5－4　）

2－　9．6　058　（！．19　）

註　i）記号例　NU　4．5　m　　N載荷法　等分布荷重　　Z＝90　cm，1／D　＝＝　4．5，　pt　＝13％

　ii）鉄筋比　実際の構造物では，次の様な梁に相当する。

か％ ・・c Cm2

b　＝30　cm，　D＝60　cm，‘1・・　56　cmの梁では

b　＝＝　35　cm，　Z）：＝　90　cm，　d＝　86　cmの梁では

1．97

1．30

0．62

33．1

Ll．8

10．4

1．97

1．30

0．62

59．3

39．2

’18．7

7－25p　（3436）

6－22P　（22．81）

4－！9　s6　（IL3tl）

21－25　s6　（59．00）

8－25P　（39．27）

5－22¢　（19．00）

第2－2表実施試験体一覧
x
　／／D

＼方式

8．5

6．5

）／｝」）×

h

m

］

h

m

1

N

U　Ui／”t　P

13．34　17．80　21．25
（1；7一・75）　（17．25）　（21．25）

tl tt lt

II tl tt

10．33
（9．89）

16．25
（16．25）

tr

lr
16．25
（16．25）

s

U　Ui／2　P
22．5e　32．50　42．50

tt tt

n　32．50　，t

17．5e 32．50

itilg6’”

32．50

C

U　Ui，f2　P

22．50　32．50

22．50　32．50
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＼方式 N s c

i／Dl“，　lu Ui／2 P U　Ui／2 P U Ul／2 P

4．5

h

m

1

7．43　9．77　11．25
（7．03）　（9．L7）　（！1．L5）

tr lr ｛f

tt tt tt

12．50　17．50　1）L2．50

11 tt

n　17．50 tt

！2．50　17．50

12．50　！750

i）空欄は該当試験体がないことと示す。

ii）数宇はハ北ブPの値を示す。

　　（単位：cm）
iii）（）内はA4B／！）の値を示す。

　P；試験機揃示金荷重

　　　P＝　2Qnmx
A，fu；最大正曲げモーメント

A，IB　：最大負曲げモーメント

svas

　　　　　　　　　　r一一一一一上一一一一一「
　　　　ユ　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ドコ　　　　　コ　　　　　　　　ド　　　　　　つ
r［1”一；X　r。．ζ⊥P、．9一しρ、．e：・

」一

↓∠馬

癖

、塊φ、｝，．

2－t6“　2－ge

；
s．c，．

ノ70
！．t＿一＿＿＿＿＿＿＿＿二a憂＿ニー一tttt二．

　　　　　　　　　　r一一」

三コニごゴ幽

NUa5
　　　r一一一一2一一一一’x
　r一’k－1　r一一X一一一
．q」訊。「⊥よ．ご・・ご一訊

　　　　　　ヘ R

　　　i
　　　；

”s

幽

h　M　1
Z－t6“　2－lj“　2．90

z－t6di　e－tJ“　a－ee

にご二｛：二tt一L’rvum一．．．X！wwe．，r？．．一．．

f．ro

』三　　　一雪
8奮 Io

　　　　33s　cm

第2－3図　実験［II試験体の構造

部分にのみ6φ一10cm間の肋筋を挿入した。

　　各加力方式につき試験休の形状構造を第2－3図に例示する。複筋比は全て1である。スパ

ン外の端部余長は全試験を通じて，三三の2倍の40　cmに統一した。鉄筋は径の大きさに拘り

なく全て1800の三型の加工を・行ない，定着長は直線部分で34cmである。一定長の端部余長

を設けたのは，鉄筋端部の定着破壊を防ぐために必要な定着長を確保するためと，端部余長部

が支点位概における梁断面の勇断変形を拘束する効果をもつことが考えられるのでその影響を

一定にするためである。（！6φの鉄筋でsσ．　＝＝　3000　k9／cm2としてsT2i　＝・　603G　k9，鉄筋端のフッ

クが2／3の定着効果を負担するものとすれば，許容付着力五一2瓦／P－5　一14。4kg／cm2として所要

定着長は28cmとなる。〉
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　　（3）材

セ　メ　ン　ト

骨 材：

コンクリート：

鉄 筋＝

柴　田　拓　二． 14

　　（4）製作及び養生

枠に打込み，そのまま型枠中に密閉し，材齢2「［で脱型後18。±2℃の湿砂中に埋没養生，材齢

21［：1に取出し以後試験時まで1so±3℃，　R．H．　70～90％の霊内気中に放置した。試験時材齢は

30i：］である。

　　2－2載　荷　法

　　各加力方式における載荷点の陀豊，載荷用鋼梁のJglk／．成及び試験体の応力分布を第2－4図に

例示する。N載荷梁においては端モ・・一一メントをMβ一一2／3M。（鵡は単純梁における最大山げ

モーメント）とした。

　　載荷は支点ではローラe（径5cm）上に鋼製載荷板（幅10　cm厚さ2　cm）を介して試験体

を置き，載荷点は分布荷重時には載荷板幅5cm，集中荷重時には10　cmとして（厚はいつれも

2cm）uf・一ラP・を介して加力を行なった。

　　2－2　計　　　測

　　擁み計測は梁成の1／2の三軸線上で支点位置に対する各点の相対変位を1／100ダイヤルグ

料

アサノ普通ポルトランドセメント

圧縮強度　4週　　406kg／cm2

山｛ずf波／裏イ帰馬　　　　　62．3kg／cm2

北海道広島産

砂　　　　2．5mm以…ド　　　　L・ヒ：！r／t　2．57　　！．67　kg／4

石少不i」　20～5mm　　　　　　上ヒ華：　2．55　　1．60

w／c　＝＝　O．72　sl．　＝＝　！8　cm

調合比　295・810・蜘kg／m3

平均圧縮強度　　237kg／cm2÷16％一14％（試験時材齢　301iD

平均引張強さ係数　　26．3kg／cm2＋14％一25％

個々の試験体の試験時におけるコンクリート強度は第2－3表に掲げる。

16¢　a＝　1．98　cm2　so？，　＝＝　3160　kg／cm2十7．39／o　一4．40／o

　　　　　　　　　　saB　＝　4560　kg／cm2

13　ip　a　＝＝　1．．？．7　cm2　，o．　：＝＝　3320　kg／c　m2十　9．1　0／o　一5．0　0／o

　　　　　　　　　　sOB　＝＝　4780　kg／cm2

9¢　a　＝＝　O．595　cm2　，o．　＝：　3005　kg／c　m2十　91　0／o　一3！　0／o

　　　　　　　　　　saB　＝3490　1〈g／cm2

各試験体に使用した鉄筋の降伏点を第2唱表に掲げる。

　　　　コンクリートは容量0．1m3ドラム型ミキサーにより混練し，木製型
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引張鉄筋の周長の1／4を長さ6cmにli；bて鋸出せしめ電気抵抗線歪計（測長10　mm）を貼付し
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　　2－4実験の結果

　　各試験体の実験結果を総括して第2－3表に示す。表中の記号は次の通りである。

　　　　sTy．＝N載荷梁の一ド端筋の降伏応力（引張試験）

　　　　s7”yB：　N重敗嶺∫誓さの上立騎士のド年イ犬1芯力（引張言式繕βこ）

　　　　　s：　1）亨困〒｛改」裏

　　　　　F：　雌1げマ波」壊

　　　　　A：　郵走端｝における）ヒ7t’一イ波士褒

　　同一試験体の欄中，上．下2段に数値の記入があるものは，上段はN載荷梁におけるB点

（第2－2図参照），下段は同じくC点における数値を示す。

　　各試験体の破壊状況を写真2－1に例示する。

　　第2－3表（a＞

実験結果（実験1）

梁　名

NU
8．5　h　！

　　　lt　l

6．5h！

　　　9“

　　　3

b

em

D　I　cl

CM　1　CM
ltlll，．2il’ww’Mt．3i

i2．31　20．il

　瓦1瓦
トk9／Cll12　kg／cm2

4．5h　1

　　？LJ

　　3

8．5　m　i

　　2

　　3

6．5m1

　　2

　　3

4．5m1

　　21

　　3

12．1

12．2

12．1

12ユ

12．0

！2．1

12．0

12．1

12．2

IL．3

1L．1

12．2

12．2

12．2

！2．2

20．3
？一〇．21

20．3

20．2

？．O．3

20．3

20．1

2・　O．5

20．3

20．2

20．2

20．4

20．1

20．II

20．1

iz31

，el，i

！7．7

17．5i

17．5

17．2

17．1

17．2

17．3

17．2

17．t1

17．0

17ユ

17．1

！6．7

　　1
16．71

16．7

2291　24．9

　1t　　　　tt

238

　rt

　tt

L26

　tl

　tt

242

　11

　tt

L38

　tt

．？．？一9

226

　tt

tt　［

　L

23．9

　tt

　tt

25．4

　tt

　tt　1

24．9

　tt

　tt

23．9

　tt

？一4．9

25．tl

　tt

　tl

s　T？／c

　t

6．Lt6

　tt

tl

tt

tt

tr

tt

lt

4．40

　1t

　tt

tt

tt

tt

tl

tt

、7加

　t

，．避1獅1？ f）M：LX

　t

1／V？1　ll／Vinax

　　　　　　破　壊
t　！　t
　　I

nl

臨i
　，li

11i

”i

　tt

　rt

　lt

4．401

　tt

nl

　tl
　　E

　tl

　tt

”1

”1

．l

　l

　l

　．．］

3．i7

　tt　1

　　旨

tt　1

1t

ft

ttl

tt

tt

3．46

　tt

　tt

3．171

，，　1・

rt

tt

tt

　tt

　tt

　　I
　，t　［

　　t

3．46

”i

　tl

tt

tt

lt

tt

”I

ul

（18．0）

（15．0）

（29．0）

（28．0）

13．6

14．2

10．6

13．5

1LO
13．0

16．5

20．5

19．7

18．5

21．3

15．8

29．8

29．3

18．4

14，2

13．5

ユ3．2｝

　　1

17．0

！6．4

16．2

（15．3）

（12．7）

（24．5）

（23．6）

（i5．2）

11．55

12．06

9．02

11．49
9．　．35

11．05

14．0

（？’，Oi931　L，i．4［（i6．sg）

　　　　25．01　17．71

i8・O

17．44

！6．75

15．7

／8．1

13．4

25　2

24．7

！5．5

12．1

／！．5

！1．2

14．4

！3．9

13．8

ユ8．1

21．1

15．2

s

s

s

s

s

S　（F）

S　（F）

s

F

F

I．一

F

s

s

S　（F）

1？

s
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梁　名

NU
　8．511

　　　　2

　　　　3

6．5　1．　1

　　　2

　　　3

tl．5　1　！

　　　2

　　　3

b

c凪

！2．3

12．2

ユ2．6

12．4

ユ2．2

12．3

12．ユ

王2．3

1）

cm

20．2

20．2

LO．3

20．2

20．3

20．3

20．1

20．3

Cll1

17．4

17．6

！7B

17．3

17．0

17．6

16，8

！7．0

kg／cm2

229．

　tt

　tt

238

　tt

　lt

226

tt

　Ft

kg／cm2

24．9

　tt

　tt

23．9

　tt

　ft

25．4

tt

ε7．了

冝B

　t

L60

1．59

1．68

2．50

1．80

2．52

ユ．67

1．7tl

sr戟gH113

　t

1．83

1．60

1．65

2．02

？“．12

1．77

1．42

！．93

，sO？lc’

t／cm2

2．69

L．67

2．82

4．LO

3．03

4．24

2．80i・

2．92

．say　ls

重とcm2

3．08

2．69

2．77

3．39

3．rJ6

2．｛　8

2．39

3．25

t

5．0

6．1

4．5

5．0

5．0］・

6．0

9．0

9．0

8．0

9．5

10．5

／）tnnx

　t

6．1

6．0

6．4

10．2

10．6

9．5

12．！5

12．0
　　　　14．15
13．0

1・V？，

　t

4．25

5．18

3．83

4．25

tl．25

5．10

7．6t1

7．64

6．79

8．01

8．86

10．11

1e．96

Wtiiax

　　t

破　壊

5．18

5．10

5．44

8．66

9，00

8．05

1e．3

12．0

F

F

I？

F

I？

1？

F

F

第2－3表（b）

梁　名

NU，．／，

8．5h　1

　　　　3

4．5h1

　　　2

　　　3

8．5m1

　　　　2

　　　　3

4．5　m　1

　　　　2

　　　　3

8．51正

　　　2

　　　3

4．511

　　　2

b

cm

12．3

12．1

12．1

12．1

！2．1

12．3

1L．Lt

12．0

12．2

12．2

12．2

12．3

12．2

12．1

12．1

D
cm

20．3

20．．？．

20．2

LO．itL

20．1

20．t1

20．3

20．4

20．3

20．3

20．2

20．2

20．3

2e．3

20．4

cl

Cl］1

17．0

17．2

17．1

17．1

！7．2

！6．6

16．8

16．8

16．7

16．8

17．5

17．6

17．9

16．9

17．3

　瓦

kg／cm2

229

　tt

226

　tt

238

242

　tt

226

　tt

　tt

2t12

　tt

　t1

226

　tt

　　　　　　s7”vc

／sct／c！1i．1．．．L，um！

24．9

　n

25．tl．

　tt

23．9

24．9

　1t

25．4

　rt

　n

？．4．9

　tl

　tr

25．4

　tt

6．26

　tt

tt

lt

tt

4，40

　tt

tt

tt

l1

1．62

　t1

1．4t1

1．，go

1．73

．s　7’”？y　is

　t

6．26

　tt

lt

tt

t1

4．40

　tt

tt

tt

t1

1．72

1．62

1．59

！，60

1．54

saya

．．．t／9恥3

3．17

　1t

tt

tl

tt

3．t16

　tt

tt

tt

tt

2．72

2．72

2．42

3．03

2．91

δσツノナ

tノ鱒2

3．17

　tt

tt

tt

t1

3．46

　tt

tt

tt

tl

L．89

2．72

2．67

L．69

2．59

！’y

t

（14．0）

（14．5）

（io．o）

（10，0）

（14．5）

（14．0）

3．5

4．0

3．5

4．0

3．0

4．0

，g．0

7．6

PmEしx

　t

9．0

8．ユ．

15．7

1L．0

16．5

8．0

5．5

！0．！5

10．le

9．85

5．0

4．7

4．5

8．2

10．5

1，Vy

　t

（ILI　）

（IL5　）

（　7．94）

｛　7．94）

（正し5）

（ILI　）

〈6．35＞

（5．55）

2．79

3．lcj

2．79

3．19

2．39

3．19

6．35

6．03

1’lfiu：tx

　t

7．18

6．46

12．t15

9．52

！3．1

：破　壊

S〈BC）

S（AC）

S　（BC）

S　（13C）

S　〈BC）

s

s

s

s

s

F

F

F

S．　F

17
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第2－3表　　（c）

18

NP
8．5h　1

　　　　2

　　　　3

6．5h　1

　　　2

　　　3

4．5h　1

　　　21

　　　3

8．5m1

　　　2

　　　3

4．5m1

　　　21

　　　3

8．511

　　2

　　　3

6．51！

　　　2

　　3

4．511

　　　2

　　　3

12．1

12．玉．

12．0

！2．1

12．！

12．1？L

12．3

！．’．）．1

！2．0

12．3

12．1

12．1

12．2

11．9

12．2

12．3

12．！

12．2

12．1

12．1

12．0

12．3

12．2

20．4

20．5

20．3

20．5

20．1

20．2

20．4

20．！

20．4

20．3

20．4

20．3

20．2

20．3

203

20．3

20．4

20．3

20．3

20．3

20．2

20．3

20．3

17．2

17，9

17．3

17．3

16．9．

！7．2

17．2

17．2

！7．4

17．3

17．3

！6・9s

16．91

！6．7

17．6

17．7

17．6

16．7

！7．1

！7．2

16．9

16．9

17．！

L；1，13i

lt

288

　tt

　lt

238

　tt

　tt

242

　tl

　tt

226

　tt

　tt

2r12

　tl

　lt

238

　rr

　ノノ

226

　tt

　tl

L）4．9

tf

23．9

　1t

　lt

23，9

　tt

　lt

24．9

　1t

　tt

25．4

　tt

　tt

24．9

　11

　tt

23．9

　tt

　tt

25．4

　tt

　tt

6．261　6．26

tt

rt　1

．I

　I

，，I

nl

　F

，，I

　L

tt

4．40

　tf

　tr

tl

tl

tl

！．59

1．60

1．62

L．02

1．75

2．52

L52

1．54

！．66

tt

tt

tt

tt

tt

tt

tt

4．40

　tt

　tl

tt

tt

tt

1．75

1．73

1．5Cj

2．42

2．52

2．47

1．54

！．62

1．70

3．／7

Jt

ni

tt

tt

3．t16

　tt

　rt

tt

tt

tt

2．67

2．69

2．73

3．t16

2．9．　t1

4．24

2．55

2．59

2．79

3ユ7

1t

tt

tt

rt

’ノ

tt

tt

3A6

　rt

　tl

lt

tf

tt

2．94

2．90

2．67

4．06

4．24

4．15

2．59

2．73

2．86

3．0

3．3

3．0

3．4

3．0

5．0

6．0

4．5

6．0

6．5

6．25

6．oe

6．15

6．50

6．90

8．1

7．0

！0．9

10．0

9．5

14．2

14．3

13．5

6．0

8．0

7．7

13．6

14，4

1tl．4

3．4

3．t1

3．2

6．8

6．3

7．2

7．L5

7．75

7．8

Lt．25

2．47

2．25

2．55

2．25

3．75

4．50

3．38

4．50

4．88

3．94

4．5e

4．61

4．88

5．！7

6．07

5．25

Z5

7ユ2

10．65

10．05

10．！2

4．50i

6．eo

5．77

！0．2

10．8

！0．8

2．55

2．55

2．40

5．10

4．73

5．4z1

5．44

5．81

5．85

S　（BC）

S　（BC）

S　（BC）

S（BC）

S　（AC）

S（BC）

S（AC｝

S（AC）

S　（BC）

S（BC）

S　（BC）

S　CAB）

S（BC）

S　（BC）

　F

　F

　F

F

I？

F

F

F

F
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　　　　　　　　　　　　　　　第（2－3表　　（d）

69

梁　名

su
8．5h1

　　　　2．

　　　　3

6．5　h　1

　　　2

　　　3

4．5hl

　　　2

　　　3

8．5　in　1

　　　　2

　　　　3

4．5　ni　1

　　　　2

　　　　3

s．or　1　1

　　　　2

　　　　3

6．or　1　1

　　　2

　　　3

4．511

　　　2

　　　3

b

cm

D
cm

12．2

1L．1

1LJ

12．2

12．！

！2．？．．

20．1

20．0

20．2

20．3

20．4

20．2

・乏iF・　Ft
9．U．imm．．umi．1！，E！Lgluilg／cin2i．，11，gmu／c．m．．．2，．

17．4

！7．2

17．3

17．7

17．4

17．3

238

　tt

　tt

237

　tl

　tt

26．6

　tt

　tt

24．5

　tt

　tt

，’P”
Hlf；

　t

sV’撃凾堰v

　t

12．e

12．1

！2．2

！2．2

12．1

12．1

12．3

1．？．．0

12．0

20．3

20．4

20．．9．

LO．1

20．3

20．1

20．4

20．1

LO．2

！7．2

17ユ

17．4

18．0

17．e

17．ユ．

17．1

16．9

17．1

236

　1t

　lt

237

　tt

　tt

236

　tt

　lt

26．I

　tt

　tt

24．5

　　ii

　tt

26．1

　tl

　tt

6．P－6

　tt

　tt

tt

lt

tl

lr

tt　I

tt

4．22

　n

　tl

tt

tl

tl

一．　tJ　？IC

t／cm三．

3．17

　tt

　lt

tt

tt

tt

ss

tt

tt

3．32

　　n

　lt

tt

tl

tt

，s・a？IB

，，．tL，p！？．，．．

1）gy

t

1）inax

　t

1，V！，

　t

13．0

SYM：LX

　　t

24．0

24．0

　｛．5

（9．0）

　8．45
（7．0｝

　7．8
（7．5）

14．0

〈16．0）

（14，0）

（15．0）

！5．6

（15．0）

　3．5

　3．5

　35

10．2

10．3

10．3

13．0

15．or

15．4

22．0

24．4

27．7

9．8

8．73

8ユ4

16．4

10r．7

16．8

破　壊

12．2

12．3

！2．1

IL．0

12．1

ユ．1．9

12．0

11．9

12．1

20．2

20．01

20ユ

LO．5

20．2

20．3

LO．3

20．4

20．3

17．0］・

！7．OI

！7．3

／7．4

17．3

17．3

17．4

17．1

ユ7．3

238

　tt

　t1

237

　1t

　tt

236

　tt

　tt

26．6

　tt

　n

Lt4．br

　tt

　tt

L6．1

　1t

　lt

1．74

　tti

　lt

tl

tt

tl　1

ユ．45

　tt

　lt

2．92

　1t

　tl

lt

tt

t1

2．44P
IJ

t1

5．0

4．8

（4，5＞

5．0

6．0

5．5

（5．0＞

6．0

（tl．5）

3．8

3．75

3．8

5．0

4．85

5．L5

7．6

7．or

7．4Jr

s

s

s

S　〈F＞

　s

　s

　s

S　（F）

S　（F）

　F

　F

　F

F

F

F

F

F

F

1．一

F

F

F

I？

F
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第2－3表　　（e）

　　　　　　1

梁　名i

s縣11
　　　　津

4．5h　M
　　　　21

　　　　，I

　　　　　　l

8．511　i・

　　　　L，1

　　　　31

　　　　　　…

　4．5111
　　　　　　i
　　　　21，

　　　　3

ろ

cm

／）

em

cl

cm

玉2．3

1‘Z．’．1：1

12．．？．1

翻
髭：li

l瓠

　　　1

i［ol”IE”’1’”’

z91111

ili，8ii，i

l・xizl

；Xii’i・

；e，i3，1，

20．211

17．31

131g’I

lelkl

’Z．r‘i

i．7A

l；’ig1

27．2P
繋：1…

17．II

壷1、現量貿｛1塵

238n
11i

23C6C’

Lt3s

Ili

・ll旨

ni

26
鰍X［

，，［1’I

l；一i

26．6
P

1，’

2鰯

nl

a，．5’61’

tr@1

”i

”I

tt　ll

，，

1．321

／．751

1．32i，

1．28i

1．s，II

1．75」

3．17

　tt

　lt

画・・ |副君一
sZ．g，ll．L2±1　t．Ll，1

1，V？，

　t

w「m＝しx

　　t

破　壊

12．tll

　　tt　11

　　　1・

”j

2．221

，．g．　41

g“．22

2．／s1

2．59i

2．cj41

　　　’

1
　　　　：

　　　　i

　　　　t

　　　　i

　　　　I

　　　　！

　　　　l

　　　　I

“5．0）？

　　　　i

i．6　1

2．4

工．8、

　　　　i

3．4s1

4．0

4．9

5．6　　S

5．8　　　S

4。9　　　S

12・53　S
15．SS（F）
　　　　i

12．8i　S

1．8　　F

2。6　　F

1・9iF
　　　　ミ

4．1i　F

4．．45　　F

5．50｝　F

第2－3表　　（f）

梁　名
b

cm

D
C皿

d

cm

1幽、i幽，ド㍗o ，・’P．■

諱Vflso．！！C

　　　　くt．．．it／・聖．1．．．．

1　b・O？／B

tfcm2

sp
8．5h1
　　　　　2

　　　　　3

6．5　li　1

　　　　　2

　　　　　3

4．5　11　1

　　　　　2

　　　　　3

8．5ml
　　　　　2

　　　　　3

4．5m1

　　　　　2

　　　　　3

　8．51！

　　　　　2

　　　　　3

　6．5　1　1

　　　　　2

　　　　　3

　4．511

　　　　　2

　　　　　3

12．1

／2．＝7－

IL9．

12．！

1．？．．1

12．l

12，2

12．OI

12．1

12．3

12．3

ユ2，2．

ユ2．2

12．！

11．9．1

　　　1

！2．2

！2．2i

・6耳

20．01

20．4

20．4

20．31

20．31

20，2

20．3

20．31
　　　1

20．4i

20．3

20．21
　　　…

　　　1

20．5

20．3

LO．4

19・91

；，oig1

20．tl

勤

；gg1

20．41

、7．li

17．21

17．2

17．61
17．41

17．51

17．5

17．41

17．31
　　　1

17．1｝

17．31

17．4

　　　ミ

17。41

！7．4

17．！

i7・ 撃P

16・8｝

17・5m
17．oi

i7．8

ユ7．6｝

　　　i

ユ7．3

17．6i

nsl
　　　し

238｛

，ノ1

　〃

237

　〃

　〃

　　［

236i
　　i
　〃　1

　〃

2371
　　［

　〃

　〃

2361

　〃

　〃

　　　
2381

　〃

　〃
　　i
　　I

26．6

　　tr

　　t1

24．5
　　　i

　tt

　lt

26．1

　tl

　tt

24．51，

　tt

　tt

26．1

　tt

　　tt

26．6

　　tt

　　tt

2tl．5i’

，ノ［

ノノi

　　　l

26．1

　　tt

　　tt

6．26

　tt

　lt

3．i71

tt

lr

f’？．v

t

　　　　　
．Pm＝いζi　猟／ツ

t〔t
1’VLnfLx

　　t

ユ2，d

12．21

髭：l

iL．ll

翻
　　　1

　　i

　む23　　fi

　〃

　”i

　　i

2361

　〃

　〃

tt

tt

tl

　　　t

4．221

　1t

　tt　l
　　　I

　　　i

　　tt

　’“
tt　i

　　　1

1．52

1．821

　　　上

1．801

］．64i

l．t18i

！．45il

　　　I

ユ．58i

1．4ユ

ユ．351

　　　L

tJ

tl

tl

　Jt
　　　l

　tt　I

　　　I

　，tI

　　　i

　tt

　tt

　”t
　　　I

3B．　2

　tt

　lt

　　tl

”1

　　，tI

　　　l

2．55i

3．06
　　　’

3．oP－I

L．76i

2．4g1

2．431i

2．65i

i？・？［，I

L？．27i

5．5

3．3

3．5

3．33

（6．0）

〈4．5）

（6．0）

1．5

1．741

　　　i
1．7　1

2．2　1

（2．0）

2．0

2．4

（2．0）i

3．3s1

2．85

2．7

5．7

4．85

4．0

6．1

4．7

5．5

10．6

8．3

6．8

3．9．

3．9

3．8

6．0

4．8

6．4

1．68

1．［

1．9．

2．6

破　壊

2．ssl

　　　l

2．6　i

　　　I

3．851

3．6

3．　．5

FS
s

s

s

s

s

s

s

s

F
I；

F

s

s

s

F

F
1？

F

F
Ig”

1？

F

F
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第2－3表（9）

梁　名

CU．．門

8．5h1
　　‘P－

　　3

4．5h1

　　2
　　3

8．511

　　2
　　3

4．511

　　2
　　3
CU，．／2

8．5h　1

　　p“

　　3
tl．5　h！

　　2
　　3

8．511

　　2
　　3

4．511

　　2
　　3

ろ

cm

12．1

12．3

12．2i

12．O

IL．2

12．1

12．2

！2．1

ユ2．2

12．1

12．0

12．1

12．2

12．3

12．3

12．2

1！．8

！2．1

11．9

12．3

12．9“

12．3

12．4

12．2

！）　‘l　Fc　F，凸。　i凸fS
g，ei，wwlu，n！．igz．．pUtg／El｛，！ejn2Lt，，iLl．7．EZL，

17．O

IZ2

17．1

17ユ

！7．2

17．2

16．8

16．9

王7．5

17．4

17．4

17．1

！7．4

17．0

17．0

17．4

17．3

ユ7．4

！7．2

17．1

17．2

17．4

17．2

17．2

253

tt

tt

tr

tt

tt

tt

tt

tl

tl

tt

tt

tt

rt

lt

tt

tt

tt

tl

n

tt　l

lt

lt

lt

26．5

　tl

　tt

　tt

　tt

　tt

　tl

　tl

　n

　tl

　lt

　tt

　tl

　tt

　tt

”1

．1

1t

tl

tt

tt

tl

tl

tr

6．26

　tt

　n

　tt

　tt

　tt

1．68

1．59．

1．40

2，32

　tt

2．25

6．L6

　1t

　tt　i

　tt

　tt

　tt

1．44

1．54

1．52

1．65

L．13

2．10

savc

t／cll｝2

8σ！ノB　　Pツ

t／　cm2　1　t

3．171

　nl

　lt

　tt

　tt

　It

2．82

2．67

2．35

3．9．　OI

　tt

3．78

3．17

　tt

　tt

　tt

　tt

　t1

2．42

2．59

2．55

2．77

3．58

3．53

君1瓢

　t

防IVm・t・破壊
　L．i，．．一2

1ms．s

　11．0

24．0

24．0

24．0

2．5

2．3

2．25

1e．0

9．0

9．4

6．0

IJr．0

1．5

1．75

1．65

4．5

5．5

5．5

10．7　1　SF

11．251　S

IL81　S

25．0　1　FA

24．3　1　FA

24．3　1　FA

3．01　F
2．｛　1　F

3．01　F

10．41　F

9．II　F

10．71　F

4．41　S

8．II　S

5．0［　S

10．31　S
15．Oi　S（A）

15．91　S

l．81　F

2．61　F
．P，．41　F

5．01　F

5．9．1　F

6．41　F

　3．実験結果の考察

　　3－1　破壊型式について

　　鉄筋コンクリート梁の破壊型式は通常曲げ破壊，蛎断破壊，定着（付藩）破壊に分類されて

いる。曲げ破壊は鉄筋の降伏により破壊に棄る場合と，鉄筋の降伏に先立ってコンクリートの

圧潰によって破壊に至る場合とに分けられるが，一般の構造物では梁の鉄筋比が大凡2％を起

えることは稀であって，この範［川では，曲げ破壊は鉄筋の降伏によって生ずるものとされてい

る。この場合，曲げモーメントが最大の位麗の曲げ亀裂は荷電増大と共に亀裂幅を増し，この

点の鉄筋の降伏と共に梁の変形は急増するが，梁の載荷能力は直ちに低下することなく僅か乍

ら増大して最大荷∫屯に達する。本真験の試験休の1／：iで曲げ破壊を生じた梁は勝て鉄筋の降伏に

よって破壊に達した。

　　勢断補強を施さない梁が勢断破壊を生ずる場合には，斜張亀裂の発生後，最大荷重までの

梁の変形増大の割合は著しく大きいものではなく，最大荷屯を示した後，梁は急激に載荷能力
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を失い，山げ破壊時に兇られる様な靱性を示さない。この点は勇断破壊の特慎三として重観され

ている。

　　定着破壊（付着破壊）は梁軒ll部における引張鉄筋の定着部分コンクリートの破壊によって

最大荷重を示すものであるが，本来鉄筋とコンフリー・トの付着力が勢門力に比例するものとす

れば付着強度が十分であれば梁端の余長部には応力を生じないと考えられるので，スパン内の

鉄筋とコンクリ・・トの付着が破壊されて始めて余長部の鉄筋定着部に応力を生ずるものと考え

られる。従って定着破壊は付着破壊に伴って生ずるものとして屡々，付着破壊と呼ばれてい

る、しかし，スパン内の付着が破壊しても定着が十分であれば，梁は曲げもしくは勢断で破壊

に至る筈であるから定着破壊と付着破壊は同義ではない。

　　本実験の試験休の中には，上記の破壊型式のいつれにも属さない破壊様和を呈したものが

あった。即ち最大曲げ応力位ll受を呼んで，ほぼ対称の位置に勢断性の亀裂を発生し，この亀裂

が荷重の増大と共に斜め一ill方に伺ヨびて手回しアーチ形の亀裂を形作り，外観的には勇断破壊の

赤面を呈するが，最大荷．近を示した後も急激な載荷能力の低下を生ぜず，かなりの耐力を持続

するもので，中には引張鉄筋の降伏を生じたものもあった。ここでは便宜的にこの様な破壊形

式を・，仮に勇断曲げ破壊と名付ける。

　　本実験結果を支持方式，荷重種別，鉄筋比，スパン梁瀬比別に整理して破壊形式の分布を

示すと第2－4表の様になる。同表には，e函数法によるr｛i｝げ降伏i耐力と↑1『用の斜張力理論によ

る終局勢断耐力及び荒川博士の実験式23）による終局勢断耐力の各推定継〔との対比によって予想

　　　　　　　　　　　第2－4表　破壊形式の分布（Fc≒230　kg／cm2＞

N　載　荷　梁 純　　梁 片　　　持　　　梁

鉄筋比

ﾏげ％

スノぐン

ﾀ成比
堰^D

等分布
@u

半スパ
燈ｪ布
浮P／2

1点集中

@P
等分布

@u
半スパ
燈ｪ布u1／2 1点集中

@P
等分布
@u
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FEF，F，

eFF，

eF．R。

F．RF．

e．FIF．

RF．F．

e．F．F．

F；曲げ破壊
s：勢断破壊
SF；勇断曲げ破壊　　鋳断破壊の外見を呈し乍ら最大荷重後もかなりの耐力を持続したもの。

A；定着破壊
曲げ破壊と勢断破壊の境界　（推定値はe函数法曲げ耐力と対比）

　　一　本実験結果　一・一・堕断常用式による推定　一一∴一…荒川式による推定
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される破壊型式の境界を示したが，実験結果はこれらとは異なった傾向を承している。

　　この表から，使用コンクリートの圧縮強度230kg！Cm2程度で，勢断補強を施さぬ鉄筋コン

クリート梁の破壊型式について，次の様に云うことができる。

　　（1）スパンが梁成の4．5倍以上の梁で，引張鉄筋比がO．6％程度の場合には，支持方式，

椅電種別の如何を問わず，勇断破壊を生ずる公算は極めて小さい。

　　（2）鉄筋比約1．9％では，：支持方式，荷電品別に拘りなく，殆んど全ての梁に勢断楽律，

又は勇断曲げ破壊を生ずる。例外として片持梁等分布荷重ll『lfのスパン風成比4．5の梁は曲げ降

伏後定着破壊によって最大耐力を示した。

　　（3）鉄筋比約L2％の場合には，連続梁では勇断破壊を4kずる公算が大きく，単純梁では

曲げ破壊を生ずる公算が大きい。この場合，

　　i）　スパン翼成比が小さい程，勢断破壊を生じ易い。

　　ii）等分布荷重よりも中央1点集中荷重の方が勢断破壊を生じ易い。これは嘗用の理論で

はMIQの小なるもの程勢断破壊を生じ易いと考えられることとは金く逆の傾向である。

　　iii）鉄筋比が約1．9％で，　スパン創成比が4。5程度の梁が簿分布荷重を受ける場合には，

勇断破壊の耐力は山げ降伏耐力に夢ド常に近い値となり，殆んど桑時に両：方の耐力限度にヨ511達す

る。単純梁は連続梁よりもこの・傾向が著しく，先に述べた勇断d［］げ破壊となり易い。従ってこ

の場合は最大荷重を示した後も，かなりの耐力を持続して通常の論断破壊とは些か異なった様

相を示す。

　　　iv）鉄筋比が大きく（1．9％稚度），梁長と達成の比が小さい片持梁が等分布荷重を受け

る場合には，先端に定着余長があっても定藩破壊を生ずる可能性が大きい。

　　この実験では，試験休難度の影響については検討していないので試験休寸度が大きい場合

にも曲げ破壊と堕断破壊の境界がこの結果と圃一であるとは断定できないが，大凡類似した傾

向をもつものと考えられる。

　　3－2　曲げ耐力について

　　ここで曲げ耐力というのは，梁が曲げによって破壊に至る過程で，鉄筋の降伏によって梁

の変形が急増する所謂，降伏荷重を指している。

　　e函数法によって梁の降伏時における断面の抵抗モーメントを算定し，実験値と理論値の

比を求め，この比を仮に梁の曲げ耐力増大比と呼タことにする。各試験休の曲げ耐プ」増大比と

その系列毎の平均敏を第2－5表に示す。

　　（1）同衰から，全試験休を通じて，鉄筋コンクリート梁の曲げ耐力について次の点を指摘

できる。

　　i）曲げにより拝謝を生ずる範囲では

　　a．鉄筋比の小さい梁の方が鉄筋比の大きいものよりも曲げ酎力増大比が大きい。

　　b．曲げ耐力増大比の植は，この実験の範囲で最大76％にも達し，無視し難い植である。
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　　ii）二三破壊を生じた二三でも等分布荷重を受ける梁では，その載荷能力は大凡曲げ終局

強度理論算定植を一1：魍る値を示した。この現象は連続梁よりは単純梁の方が顕著で，単純梁で

スパン梁成比が4．5のものは最大荷璽後も急激な11i吋力低…ドを示さなかった。
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緬 SS　S5　IS　“　as　1．5　S5
　第2－5図　曲げ耐力増大比［実験1］（♪，瓢0．58％）

a5　1／D

　　（2）鉄筋比1）t－O．58％の梁は全て曲げ破壊を生じたが，鉄筋比以外の諸条件がil【1げ耐力増

大比に及ぼす影響を検討すれば，

　　　i）スパン梁成比　　三厩の山げ耐力増大比とスパン養成比の関係は第2－5図の様にな

る。図に見る様に，他の条件が岡～ならば，スパン梁成比が小さい梁程曲げ耐力増大比が大き

い。

　　ii）支持方式　　荷重種別，スパン土成比が同一ならば，単純梁と連続梁とは殆んど同一

、の山げ耐力増大比を・示している。片持梁は，単純梁，連続梁と異なった傾向をもち，スパン梁

成比が小さい場合には単純梁，連続梁と殆んど同じiHlげ耐力増大比を示したが，スパン梁成比

の増大に伴う曲げ耐力増大比の低下が他よりも著しい。この傾向は荷π分布の幅が広い程著し

い傾向がある。

　　iii）荷電種別　　単純梁及び連続梁では，全般に荷重分布の申lt｛が広い程，耐力の増大が著

しい傾向が見られるQ片持梁では，単純梁集1†i荷重i晦を片持梁集中弔『重時に相応するものとし

て比較すると，スパン梁成比の小さい場合には荷重縮の増大と共にIUIげ耐力増大比が大きくな

るが，スパン梁成比が大きくなると逆に荷重幅の広いもの程曲げ耐力増大比が減少する傾向を

不した。

　　今，スパン二成比の代りに，スパン内の最大曲げモーメントと最大勇断力の比を梁成で除

した値ル〃Ω・Dを横馴碧1にとって曲げ耐力増大比をプロットすれば第2－6図を得る。単純梁に

ついては，中央1点集中荷重，中央半スパン等分布荷重，全スパン等分布荷兎の曲げ耐ソ」増大
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比が金て大凡一曲残土で連続1：i勺変化を示している。連続梁については，集中荷重時のスパン梁

成比Zμ）＝・4．5の聴がやや離れた値を示した他は，単純梁に見られると團様に荷軍：種」f3i！に拘りな

く大凡連続した曲紡乏．ヒにある。即ち，単純梁及び連続梁は夫々，M／Q・Dによって曲げ耐力増

大比を荷亟種別に拘りなく整理することができることを示唆している。この場合，単純梁と連

続梁は上記のii）の性状から推して，　M／2Dに関して相似の抽線である。　M／9・Dの意義につい

ては後肇で論ずる。
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　　　　　　　　　　　　　第2－6図　曲げ耐力増大比M／（2D

　　3－3　勇断耐力について

　　各試験体の最大荷重li寺の勇断力の最：大値を，：支持方式，萄喰種別，鉄筋比，スパン梁成比

別に第2－6表に掲げる。曲げ破壊を生じた梁についても降伏荷重ではなく最大荷・1藝：時の値を掲

げたが，これらの梁の勢断耐力は当然この値より大きいことになる。各欄の下段の数値は勢断

破壊而と梁の軸線との交点位躍における二三力の値を示す。

　　軸鉄筋比∫），一L94％の系列は，片持梁の一部を除いて他は全て勢断又は勢断1｛hげ破壊を生

じたが，これらの梁について，：支持：方式，荷重種別の別によって最大勇断力とスパン梁成比の

関係をプロットすれば第2－7図を得る。

　　（！）スパン梁成比と丁丁耐力　　集中そiも：重を受ける鉄筋コンクリ・・一一ト梁の勇断耐力がスパ

ン梁成比の小さい程大きいことは，荒川博士の実験式からも切らかであるが，その他の既往の

諸家の実験的研究によっても良く知られている。本実験では：支持方式，荷重種別に拘りなくい

つれもスパン梁成比が小さいほど勇断耐力が増大する傾向があることを確かめた。等分布荷重

時の勢断耐力実験植にはかなりのバラツキがあり，特に連続梁に著しかったが，謝新耐力とス

パン臼取比の関係は全般的に大むね双曲線的である。

　　（2）荷重種別及び支持方式と勇断耐力

　　第2－7図に兇る様に，同一：交持条件の．ドでは分布荷重時には集【il荷重時よりも勢断ili重力が

1】
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　　　　　　ag　2－6表　破．壊H寺の勢断力
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スノぐン N　載　荷　方　式 単　　純　　梁 叶　　持　　梁
鉄筋比

@力ご

梁成

`／D

等分布

@u
半スパン

ｪ　　布
@U1．／2

1点集中

@　P

等分布

@u
半スパン
ｪ　　布
@U1！2

1点集中

@　P

等分布

@U
半スパン

ｪ　　布
@ul／3

1点集申

@　P

14．90 13．85 7．55

8．68

4．5

　　8．60
?　　8．46

X．20

@　5．30

8．25

@　825
V85
@　7．85
U．0（．）

@　6．00

7．10

@　　7ユ0
U．72⑭　　　3，53

U．68⑳　　　3．50

12．20一一762
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U．40
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@　6．25
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@　5．30

S．15

@　4．15

R．40
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12．50

P．2。1．5

P2．15

7．95

@　7．95

V．50

@　7．50

T．15

@　5ユ5

11．00

@　8．25

1．94

ih）

6．5

10．65

@　4．63
X．25

@　402
V．90

@　4．55

5．45

@　‘5。45

T．00

@　　5．00
S75⑳　　　2．38

7．75
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5．63 4．05

10．70

6ユ8

4．5
9．00

@　　？

5．08
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@　3．00
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i1）
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R．05
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Q．35

Q25
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k70

P．60

1．90
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O．95
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P．45
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ｿ90

一　曲げ破壊　　「　　　　勇断曲げ破壊

　　⑳　N載荷梁で勢断力の小なる方のスパン破壊したもの。
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大きく，又1司一荷重型式のものについては単純梁は．連続梁よりも勇断1耐力が小さい。

　　曲げ耐力増大比の性状を検討した場合と岡三に，M／Q・Z）を変数として下梁の兜断耐力を

プロットすれば第2－8図を得る。前述の様に1／Dの小さい範囲の分布荷重時の実験短の変動は

相当大きいが，その下限値は大むね円滑な一曲線上にある。

　　　　　4．o

．！9K．，2，

　3．Q

學耗渠
一一〇一一本実験　　乃・式94零丹・25，7％・・

一一 w皿一 @　荒ノll　　　　　　　　2L43　　凡＝275

一噂一一太実験　　　∠94　陪242

一＋一
@　」受’ll　　　　　　　　　　2L40　　　　1＝と＝326

一一?ー・一　　〃　　　　　　　2．40　　　25㌣
N載荷染

一一¥一一　　”　　　　　　　　　2．40　　　　　175

一剛」一一一一曹　　ケ　　　　　　　　　a40　　　　277

一一「 E『一一　　　　ケ　　　　　　　　　　　　2．β5　　　　　　220

2．0

LO

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　a／D

　　　　　　　　　　　　eg　2－9図　最大勇断応力度一勢断スパン梁成比

　　集中荷：屯を受ける連続梁の兜断耐力についての荒川実験式は第2－9【叉1におけるαを男断ス

パンとし，勢断スパンと梁の有効成の比α／dによってスパン梁成比の影響を与えるものである

が‘ド2珊（2であるから之をlrk，tL：川州に代入し，瓦罵237　kg／cm2のときのdh線を求めると第2－8

図の実線となって，荷重種別，：支持方式に拘りなく実験値の下限値を大よそ包絡した曲線を得

る。
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即ち，荒川式を拡張して

響一幅・［侮・8・）、（　　　O．23A4／9・dノ÷0．23］
〈2－4）

と書き換えることによって，一般的に勢断補強のない鉄筋コンクリート梁の勢断耐力推定式と

することができるものと考える．

　　片持梁では曲げ耐力増大比については単純梁連続梁と異なった性状を示したが，勢断耐力

に関しては単純梁と殆んど差のない性状を示した。

　　同一の条件で製作し，試験した供試体で，荷重の分布輻が大きく，スパン組成比が小さい

程実験値の変動が大きくなっていることは，その様な条件下では材料的な偏差，或いは試験体

製作及び実験経巡における偶差等の偶発的な要素の勢断耐力に及ぼす影響が銘ε敏になることを

示すものと考えられる。従って推定式としては下限値をとることが妥当である。

　　（3）常用勢断設計式と実験結果

　　我困及び多くの諸外国の現行設計規定では，鉄筋コンクリート梁の勢断耐力を斜張力理論

に基づいて規定し

　　　　轍一号謡・戸暑4

によって，引張主応力度を算附しコンクリートの引張強度と対比せしめている。即ち，これら

の規定では，梁の勢断耐力Q，．，について

　　　　訟ブ≧・

　　　　　　F，：コンクリートの引張強度

であることを前提としている。

　　第2－9図は集中荷重を受ける単純梁及びN載荷梁についての本実験値及び荒川博士の実

験値についてQ，，／F，・6ヴ戦勢断スパン築成比α／Dを変数として図示したものである。　引張強

度の趙は本実験についてはシリンダー一一の横圧縮により求めた引張強さ係数値，荒川博士の実験

値ではFt・Fc／10として算出した。

　　この図から明らかな様に，単純梁ではa／／1）＞2，連続梁ではα／D＞4の範囲，即ち両者に

共通してMIQD＞2の範囲では

　　　　轟7＜・

となり，常用設計式はその予定している安全率を割ることになる。

　　黙1みに，岡図の曲線を双曲線で近似的に表示すれば

　　単純梁

　　　　　四一醤，÷…　　　　　　（・一・）
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　　　　　x＝＝：　M／Q・！），　4．5kxl！

　　連続梁

　　　　　融ア㍉欝ド…　　　　　　（2－6）

　　　　　x’＝ハ4／Q・1），　　　3．5＞x≧0．5

となる。之らの式は常／：11設計式に対する補正係数を与えるものである。第2－8図申の点線は各

系列のコンフリー’1・の引張強さ孫数∫1え均仙を薄いて上式によって算出したものである。両式に
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第2－10図　本実験式と諸家の実験随

7 x

同一・のコンクリート強度を与えて比較すると第2－10図に示す様になり，同一・のAd／（2・D値に

対して連続梁式が単純梁式よりも低い値となる。15≦A4／2∠）≦3，5の擁囲では両様の差は20％

DV．”F一となり，実用的には達続席旗竃によって，3ヒ持方式に拘りなく常用式に対する中正係数を推

定できる。岡図に圭式と既往の諸家の実験値との対比を示す。

　　（4）軸鉄筋比と勇断耐力　　N載荷力’式の梁で，同一・：荷．亟種別のものについて，ルー1．94

％とノ｝，瓢1．24％の梁の同断1耐：力を比較すれば，

　　i）　零露1点集中イ｝『重時には，スパン梁成比のイ直に拘りなく，9輿析耐力に対する軸鉄筋比

の影響は明瞭ではない。

　　ii）　スパンの1／2荷重幅の分布挙奪重の場合については，スパン梁成比が大きい梁における
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軸鉄筋比の影響は明らかではないが，スパン梁成比の小さい梁では，軸鉄筋比の大きい梁の方

が，大きな舅断耐力を示した。

　　iil）全スパン等分布荷重時には，ル＝1．24％の梁に曲げ破壊を生じたものがあって十分な

比較ができないが，金般的に軸鉄筋↓1ヒの大きい梁の方が孕むね大きな勇断耐力を示し，この傾

向はスパン申事比の小さい程著しい。これは勢断曲げ破壊と名付けて区別したものを含めての

比較である。

　　結局，連続梁では集中荷重時のタ亨断耐力に対するiii由鉄筋比の影響は小さく，荷留幅の増大

と共にその影響が顕著となって軸鉄筋比の高い梁が大きいタ引写耐力を示す様になり，この傾向

はスパン悔悟比の小さな郵程著しいと云うことができよう。

　　単純梁では集中荷．重時のスパン組成比4，5の場合の比較しかできないが，この場合は明ら

かに軸鉄筋の小さい梁の勢断耐力が軸鉄筋比の高い梁よりも小さい値を得ている。

　　勢断耐力に及ぼす軸鉄筋比の影響について荒川博士は，Moody，　Hognestadらの実験結果

を参照し，軸鉄筋比2．45％のときの実験式を基準として之に対する軸鉄筋比の補正係数を求

めた。しかし荒川博士が行なったN載荷集1／＝1荷重方式による1）t　x　2．80，3．80％の梁の比較実験

では軸鉄筋此の影響は明らかではなかったし，本実験の場合にも前述の様にN載荷集中荷重時

についてか一1．24％の梁で荒川実験式が軸鉄筋比の補正を必要とせずに適合する結果を得た。

支持方式，荷重種別等の条件と関連して勇断耐力に紺する軸鉄筋比の影響が上述の様な姓状を

示すことは重要ではあるが，この悪酒を実用的な範匪iで取扱うためには試験体寸度との関連も

考慮しなければならないと考えられるので，更に広範な実大試験体による実験的研究を必要と

しよう。ここでは之を本論の範囲から除き改めて追究すべき課題とする。

　　（5＞勇断亀裂荷．亟　　前述の様に終周勢断耐力は変動が大きく信頼し難いという理由で勢

断初亀裂発生時の勢断力を即断補強のない場合の終局耐力と見倣すべきであるとする主張33）が

あるが，勇断亀裂は曲げ亀裂から発達する場合が多く，その境界を明確に把握することは本実

験では非常に興銀を感じた。しかも初めて発生する斜張亀裂が必ずしも直接の破壊原因とはな

らず，別に後に生じた亀裂によって勢断鮒力を与えられる例が多い点を考えると，初勇断亀裂

荷重は斜張亀裂を絶対に忌避するという立場をとるときは別として耐力の評価には必ずしも適

当ではないと考える。勇断破壊においては最大荷重後の靱性が小さいことをその理由とするな

らば，初勢断亀裂発生後直ちに最大荷重を示す場合もある故，その論拠は絶対的ではなく，そ

れは別に安企率もしくは勇断補強法の問題として取扱うべきであろう。終周男断耐力としては

各種の条件に応じて梁が示す載荷能力を正当に評価すべきである。

　　34　勢断亀裂の形状について

　　本実験の客系列の梁に生じた勇断亀裂の形状を比較検討すると，勇断耐力の大きさと関連

して，次の様に分類することができる。

　　i）ア・・チ型　　等分布荷碗を受ける梁に多く表われる。いつれの加力方式の場合にもス
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パン梁成比の小さい梁ではアーチ型が完

全になる。単純梁及び連続梁では左右対

称となり終局近くには更に外側に之と平

行な二次的亀裂が発生する。N載荷梁で

は連続端側の亀裂がスパン中央に近寄り

非対称形のアーチを形成する。第2暖1

図（a）はこの場合の典型的な形を示す。

一般に極めて大きな勇断耐力を示し，等

分布荷重を受ける梁でスパン梁成比の小

さな場合には前述の勇断曲げ破壊とな

る。スパン梁成比が小さな場合にはアー

チの脚の開きがスパン長の1／2以下であ

るがスパン梁成比の増大と共にアーチ脚

は支点に近づき醗力が低下する。終局破

壌はアーチ頂部附’近のコンクリeトの圧

潰により生ずる。

例　NU　4．5　h－1，2　　SU　45　h－！，2，3

　　NU　4．5　m－！，3　NU　8．5h－！，2

　　SU，／，　4．5　llL－1，L，3　SP　4．5　h－1，2，3　4・IYi：

　　ii）　トラス型

＼
《

　　i
Nアー手型‘工）

F 11

／1
…　＼

4　　i i i

塔Aーチ裂（工）

1

　　　　　i　　l
　　　sアーチ袈，（1【）

第2－11図　（a）

83

　　　トラスA型

　　　トラスB型

　　も　　　　　　　る

∠璽7
争　　　　　争

　　トラス型模型

トラス。型

　　　トラス1）型

　　　トラス9型

第2－11図　（b）

　　　　　　　　　　集中荷．賦を受けるN載荷梁に多く見られる型で，第2－11図（b）の様な変

化がある。多くの場合亀裂の一端は載荷板の端に向い，他端は鉄筋に沿って流れる。これらの

亀裂型は荒川博士が，A，　B，　C，　D型と夫々図承の様に分類したが，これにE型を加えてトラ

ス型としたのは，これらの亀裂発生時の応力状態として，トラス型の応力伝達が行なわれてい

るものと推定したからである。

　　t）9’断耐力はABCDEの順に高い14i向が見られるが，必ずしも絶対的ではない。総休として

勢断耐力はアーチ測より低く薬種の梁でアrチ型破壊をしたものとトラス型破駿をしたものの

耐力の差は著しい。例えばNU　4．5　h－1，2はアーチ型破壊で最大勇断YJは夫々！4．9　t，！4．65　tで

あったのに対しNU　4．5h－3はトラスB型破壊で最大三三：ブ」は9．20　tに止った。

　　例　NP　4．5　m－2，3　NP　4．5　h－1　NU，／2　4．5　h－1，2　NP　8．5　h－1，3等

　　iii）斜張力型　　當用設1昔式が基礎としている勢断破壊の概念に最も近く，梁成の1／2附

近に材軸にzlso方lri］に発生した斜め亀裂が．ピ．ドに進展して鉄筋位概で鉄筋沿いに流れて破壊に

至るもので，斜め亀裂発生後，最大始期に達するまでの荷重の伸びは小さい。この亀裂はスパ

ン梁成比の大きい単純梁に集中荷．重又はスパンの1／2幅の分布荷軍：が作用するときに見られる

もので勢断1耐力は最も低い。亀裂の発生位置は，材の中軸と：交点載穿iぎ点を結ぶ直線との交点附
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第2－7表　亀裂型の分布
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近である。

　　例　SP　6．5　h－！，2，3　SU，／，　8．5　h－！，2，3　SP　85　h－1，2，3等

　　策2－7衰に．ヒ記の分類による各亀裂型の分布を示す。

　　これらの亀裂型の翻違がスパン三三比，：支持条件，荷碗種別等と関連を1三寺ち，蕩断耐力に

影響を与えていることは，曲げ耐力性状，及び勢断耐力の特彰【1と共に，鉄筋コンクリートの梁

の応力伝達機構におけるトラス又はアーチ作用の推論を裏付けるものであるが，これについて

は更に後章において論ずる。

　　　　　　　　　　III．鉄筋コンクリート梁の曲げ抵抗の基本的

　　　　　　　　　　　　　　性状に関する実験　［実験2～6］

　1．概　　　説

　　鉄筋コンクリv“ト梁の曲げ耐力が，スパン梁成比，荷重種別等の影響を受けることが実験

［月によってi男らかになったが，更にその検討をすすめるために行なった5系列の墓本的な実

験について述べる。各系列は次の諸事項を取扱ったものである。

　　○実験（2＞：勢断補強を施した梁について，スパン梁成比及び軸鉄筋比（又は軸鉄筋径）が

　　　曲げ耐力に及ぼす影絶垂を前章よりも広範囲に置って検討する。

　　○実験（3）：……般に曲げ試験法として広く行なわれている単純梁対称2点集1【i荷頃：試験に

　　　おける勇断スパン梁成比が単純曲げ抵抗に及ぼす影響を検討する。

　　○実験（4）＝試験スパンを一定とした単純梁で中央2点伽1奪軍欄隔を一定に保ったまま勇

　　　断スパン部分の勢断力分布に変化を与え，その単純曲げ耐力に及ぼす影響を検討する。

　　○実験（5）：荷jlR幅1こ変化を与えた等分布荷＝iE時の曲げ耐力と，それぞれの等分布荷．亟を

　　　構成する対称2点集中荷重1こ分解した個々の場合の山げ耐：力性状を比較1・灸討する。

　　○実験（6）：集申荷1覚を受ける単純梁の引張鉄筋の応力度分布を連続／｛勺に計測し荷屯閾弩キ

　　　の進行に応ずる引張鉄筋の挙動の推移をIY］らかにする。

　2．鈎断補強を有する鉄筋コンクリート梁の曲げ耐力について（実験2）

　　2－1実験目的

　　実験（1）では勇断福1強を施さない鉄筋コンクリート梁について，スパン梁成比，荷重種別，

支持方式，軸鉄筋に変化を与えて，梁の曲げ及び勇断の耐力性斗ブミを綜合的に観察した。その結

：果，曲げ耐力に関しては，単純梁と連続梁は他の条件が同一ならば曲げ耐力増大比に差がない

こと。荷重種別に拘りなく，梁の曲げ耐力は大むねA4／（2・Dの函数として整理し得ること等を

明らかにしたが，本実験は，実験（1）で勇断破壊を生じた範【堀の梁及び実験（1）よりもスパン梁

成比が小さい範囲の梁に勢断補強を・方組して曲げ破壊を強制し，軸鉄筋比とスパン梁成比が曲げ

耐力に与える影響をより広範に検討することを1．，1的としている。併せて曲げ耐力性状における

圧縮鉄筋比の変化の影響及び！点集中荷亜がスパン中央より偏在する場合のダk状を検討する。
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第3－1表　爽験［2】鉄筋比

　　　　L＿一一一＿疑し一一墨星＿．一二

監、∴〃㌦
i

m
mA
mB
h

2一　9　f．6

2－13　f6

2－13　fS

2－／3　f．S

2－16　F6

11．72

25．92

25．9．　2

25．92

39．20

筋　　　1　　＿圧

　／）t

　　　i

縮　　鉄

O．58

1．27

1，27

1．27

1．92

　　　　tlclt

　　　　　2　　i・　m　m

一㌦ヨ複筋比

　　％．Ll一．．．一．．um．．rmr．．．nvmu，mrm

2一　9　g6

2－！3　di

2一　S　IS

2－16　f6

2－！6　f．b

11．72

25．92

1！，72

39．　．20

39．20

O．58

！．L7

0．58

1．92

！．｛　2

！．OO

1．00

0．46

1．51

！．00

（註）鉄筋断面積は実測径による。

ag　3－2表　実験［2］スパン梁成比
　2－2　実験の概要

　（1＞試験休　　試験休の舞弄耐寸法

は一一率とし，第3級表及び第3－2表に示

す軸鉄筋比及びスパン梁成比の組合せ

で15種，客2本，計30木。形状，構造

を第3－1図に示す。客試験休の勇断補強

筋比を舞3－3表に示したが，これは前章

（2－4）式により肋筋のない場合の最大勇

断力を推定し，予想される曲げ耐力との

差に対して，荒川博士の肋筋効果推定式

τr－2．7〆デ錫によって必要量を算出し，

．「1．つ，勇断補強の最低隆乏を鈍し鉄線薯6－

10cm問隔の無筋としたものである。

記　丹

2

4

4－c

6

8

…eン瞬断・パン1梁全長
　　　　　　　　　　　　　　　　　レ
．～（・m）1．a（£m）L嘉（・m＞

40

80

！00

120

16e

／？，g

｛ 40
60

60

80

ILO

！60

ユ80

200

240

40
乙

置目

　繭

ゴ＝：t＝　ft　z±：」［　St　＝±　t　＝

第3－3表

第3－1図［実験21試験体

肋 筋 a　（ni　rn　2） r　（90）

9廷一5cm

試験休記．号
！1．7

6¢一5 4．9

L．12 SP　L？　h　SP　4　h

O．82 SP　8　h　SP　6　h

＃6－5 39． O．66 Sh　2　m　SP　4　m　SP　4　mc

＃6－10 3．9 O．33
SP　2　i　　　SP4正　　SP　61

SP　6　m　SP　81　SP　8　m

　　セメン1・は小野H］早強ポルトランドセメン1・。K28＝411　k9／cm2。砂利，北海道広島産，20

mm以下。砂，北海道錦岡産！．2　mm以下。コンクリート，　w／c＝0．64，　sL＝18　cln，調合，312：

748：1139kg／m3。木製型枠中に打込，密閉養生，材齢7rlで脱型，室内気中に試験時まで放

躍。試験時におけるシリンダー平均圧縮強度瓦＝184kg／cm2，ヤング係数，、，Ev3≒2．34×105
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kg／cm2。鉄筋，各試験休に使用の鉄筋の降伏点1／さ力度を第3－4，袋1二：i：：1に掲げる。

　　　　（2）載荷法　　第3－！図に示す様に単純梁「【二1央1点集【：i’．1イ1．重重方式を標準とし，1麺のみ

集1：：：い荷重がスノxeン中央点に対して，スパン長の10％だけ偏在する場合を加える。支点裁荷点

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　第3－4表

梁 名
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3．15
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1ユ．．6
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ユ0．0
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93．0
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　Oz！；
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降伏荷重時スパン中り乏点擁み
鷲舞弔菩板！壼〔儲ての堵姓套1項1とτ薦〔角方「6Uの疋II三縛移藤力度
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は輻！0　cm，厚2cmの鋼板を介してローラにより加力した。

　　（3）変形計測　　梁成の1／2の砂中線上で，丈点位置に対する加力点位置の和対変位を

1／！00ダイヤルゲP・ジを川いてE．；t測した。

　　（4）実験結果　　実験糸，ヤ果を総括して第3－4表に示す。表中！）？，はイi奪重変形曲線より求め

た擁み降伏荷重。、，σyは載荷板直下のコンクリートの材軸と直プill方向（鉱方向）の∫｝目引圧縮応力

度を示す。試験体の破壊状況を写↓1｛3qに例示するt，，

　　WSP　2　h－1，2，　WS1）2m－1，2を除き，金ての梁が曲げ破壌を生じた。斜張亀裂を生じなか

ったのはWSP　81－！，2のみで他は全て斜め亀裂を生じた。　WSP　2h，　WSP　2　mの壁梁は曲げ破

壊に至らなかったがその破壊状況は斜張破埋蓬というよりはコンクリートの圧潰と考えるべきで

ある。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　2，2
　　2－3　実験結果の考察

　　各試験体について，e函数法によりll｛呑
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　2．0
伏荷承：蝿論値を算出し，実験値との比較を

試みると第3－2図に示す様になる。この図
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　LB
より

　　1）スパン梁成比　朝駆0．58％の亥

梁では，この実験で与えたスパン梁成比の

全域（1／D＝：2～8）において，スパン臨池比

が小さい程山げ耐力増大比が大きくなって

いる。P，；！．27％及び1．92％の梁について

はZμ）≧4では／／1）の減少と共に曲げ耐力

増大比の増大が見られるが，1／D＝2では

1／！）；4のときの値に対して増大が見られ

ず，あ＝L92％では逆に減少している。こ

れは前述の様に1），　＝　1．27％及び1．92％の

1．6

i．4

xa

Lo

。　鱒P4　β・058

ﾂ　175Pηt　　人27
S　　1ワ5P7π鴻　　　！，27　　実験〔2）

･　π5Pη1β　　ム27

＝@即5ρ左　　A92
O　　5P8　　　　　　（λ58　　実験〔f，

B　5Pど戸　　　　　　　実験〔6，

π5P躍
ρ一　晒、’　　　　、

@　　　＼鼻
　　　　　　＼
@　　　　　　　＼

＼　　　、、 躍5P2

ﾂ　5Pε

砿5戸昆

　　’　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　、　　V
C／　　　　　　　　黛sミミ≧　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　『

一一X5P～戸

4 6 8

第3－2図　　llkげ酎力増大比［実験2］

g／D

／0，

梁は〃D罵2において曲げ降伏破壊に至らなかったことによるもので，これらの梁では第3－4

表中に示す様に，載荷板直下釧｛す軸に対して直角方向の圧蒲倉応力度が，終局荷重までにシリン

ダr・試験で得たコンクリeトの圧縮強度を超えていて，この附近でコンクリreトの圧潰を生じ

最大耐力を示している。従って，この様に破壊型式の異なる梁を除けば，一般的に引張鉄筋の

降伏によって曲げ耐力を与えられる梁のiliげ耐力i：曽大駆は，スパン梁成比が小さい程大きいと

考えて良かろう。

　　ii）鉄筋比（鉄筋径）　弾倉フ｝比の小さい梁ほど曲げ膜質増大比が大きいことが示された。

各スパン町回比ごとに曲げ耐力増大比と釘ミ筋比の関係を描くと第3－4図の様になり，1／D　・　2の

場合を除外すれば各曲線は概ね同一の傾向を示している。又，／μ）一8のときの曲げ耐力増大
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比を制禦として，各鉄筋層別にこれに対す

る曲げ耐力増大比の変化率を求めると第3

－3図を得，　1／Z）≧4の範囲では各曲線が大

ノ・し同一・の推移を示している。これらの点か

ら，鉄筋コンクリート梁の曲げ耐力増大比

はスパン梁成比によって規定される慕本的

な曲げ耐力増大比に，鉄筋比によって与え

られる特定の係数を乗じたものであると考

えることができる。ただしこの実験では鉄

筋の本数を一定とし鉄筋寸法を変えること

によって鉄筋比の変化を与えたので，tt

の鉄筋比の影響としたものが実は鉄筋比，

鉄筋径のいつれに由来するかは更に検討を：

要する。

　　iii）勇断補強短1　　軸鉄筋比A叢0．58

％の梁は実験（1）の男断補強のない場合に

もllllげ降伏破壊を！，・ヒじたが，薯6－10　Cm腿

隔で0．33％の肋筋比の補一匹を行なった本

実験の結果は，　実験（1＞の場合よりやや高

めであるが大差のない曲げ耐力増大比を得

た。乃鱗L3％で／／D　・一　8の場合についても

岡様である。小差ではあるが本実験の結果

がやや高めの値を示したのは，実験（1）で

は引張鉄筋の歪度のすi「i移を讃’慰する口的で

tlkげモ・・メントの最大値位置で引張鉄筋を

その周の1／4，長さ6cmにわたって露出せ

しめたため，曲げ亀裂はこの欠込に誘発さ

れて発生期践を限定されていたのに対し，

本実験ではこの様な欠込を行なわなかった

ので，破壊の導因となった曲げ亀裂は必ず

2．　0

1．8

Z6

±
為，
　／＃

1，Z

1．　0

O，9

葱
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第3－3図1［hげ耐力増大比の変化率〔実験21
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髪i㌣

！　遣8

ｩ惣

ム

4

　9“
吟～7！・儒

危＝　e．5s％

　第3－4図

　　13e　f6¢
　　＃．a4　4．9b
　　！27　　　　　　／4之

鉄筋径の影響

しも曲げモーメント最大韓位置には生じなかったことによるものと考えられる。

　　ル砿1．27％，1．92％の梁で1／1）＝＝　2の場合には，絢述の様に曲げ降伏破壌に達せず，その破

壊形状は勇断破壊に似た外見を辞しているが，♪，調工，27％の梁の肋筋比は0・66％，ル凱！・92％

の肋筋比は2．！2％で効果約な肋筋比を越えているので，この形の破壊はこれ以上の肋筋補弓食を
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行なっても防止し得ないものと考えられる。

　　jv）複筋比　　鉄筋比！27％の梁で／／1）＝一4のもについて，頭筋比を7＝O・46，1・00，！・5！

と変化せしめて曲げ耐力に対する複筋比の影響を比較したが，γ一〇．46の梁がやや高めの曲げ

耐力増大比を示したのみで総じて顕著な朝違は認められなかった。

　　v）載荷位置の偏心　　！点集申荷重がスパン中央点よりも／rl‘寄っている場合を検討する

ためにか罵1．27％の梁において片側の勇断スパン・梁成比を2，他方を3として実験を行なっ

た結果，この場合の曲げ耐力増大比は，中央1点集中荷1荘を受ける／／D　一・　6，即ち勢断スパン梁

成比が3の場合の値と殆んど同一であって長い勇断スパンの影響が女配的であった。即ち1／D

は同一であっても載荷位置の僅かの竹｝ll心が山げ耐力増大比に相当の影塾撃llを及ぼすことを示して

いる。

　3．対稲2点集中荷重を受ける鉄筋コンクリート渠の曲げ耐力について（実験3）

　　3－1実験目的

　　前述の実験（1），（2）では1点集li嚇・覚を試験スパンの中央点に加えたので，梁はスパン全長

について曲げモーメントと勇断力とを受けるものであった。従来，曲げ試験の一般的な方法と

しては単純梁に対称2点集中荷屯を加える方式が広く行なわれており，これによれば2つの荷

重点．の周の所謂単純iiliげの領域では勢断力の影響が含まれないので，純粋に梁のIMiげ｛耐力性状

を検討するためには便利な方法であると考えられている。

　　本実験は対称2点集中荷重を受ける梁が単純曲げ領域で曲げ降伏破壊を生ずる際に，材料

力学の常識では無関孫と考えられる曲げ降伏耐力と勢纏責スパン梁成比との関連を検討し，これ

と中央1点集中荷重1昨の耐力性状とのイ＝li違を明らかにすることを｝涌勺としている。

　　3－2　実験の概要

　　（1）試験休　　試験体の断lrli寸法，軸鉄筋比は一率で1ク，還し48％，1）。　・＝　O．97％，全て単純

梁。種別は第3－5表に示す様に，rl．i央の載荷点閲隔即ち単純曲げスパン長を梁成寸法の3倍と

したものを基本として，その爾側の勢断スパンを梁成の1～5倍に変化させたもの，及び勢断

スパン梁成比3のものについて中央単純曲げスノξンを梁成寸法の1～5倍としたもの，合わせ

　　　　　　　　　　　　　第3－5表　　　1八三験［3］　　i・Ct　験　・休　桓1　男睡

記 母 SIO

．勇断スパン1

　　び　じの

㈱脇パン1、1

全∴ンい・・…

全．　劉ユ80i

S2．0

pt，o　k？，

　2

60

！40

2L，O

　　ミ
S30AiS30　S30B　S40
　　1

…囲曼劉・・W・［三・W・・W・i・・W SsW

勇断補強 な し 6φ一100マ r＝038％
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て7種，更にその各々について勇断スパン

に勢断補強を施さない場合とO．38％の肋

筋を挿入したものの2系列，合計14種か

らなり，試験体数は各種3本，合計42本

から成る。試験体の形状，構造を第3－5図

に示す。

　　セメントはアサノ．普通ボルトランドセ

　偽
謙回週

P

91

一＝エコ：｝
匡；亟箪コ璽コ｝

第3一一5図実験［3］試験体

メント，K28＝414　k9／cm2。砂利，北海道広島産，25　mm以．ド。砂，同じく5mm以．ド。コンク

リート，w／c＝：O．65，　sl罵17　cm，調合304：798：10！0　kg／m3，木製型枠中に打込，誓事2i：］

脱型，以後材齢2週まで湿砂中に養生後，室内空気中に放置｛，材齢4週で試験を行なった。試

験時におけるシリンダF平均圧縮強度F．　・一　245　kg／cm2，ヤング係数，　cEI／3＝2．38×105　k9／cm2。

鉄筋，16φ＝平均径／55mm，　sa？，　＝3470　kg／cm2，，，σB　＝＝　4930　kg／cm2，8E＝2．04×106　kg！cm2，

！3φ：平均径！2．49mm，δ％＝3360　kg／cm2，εσβ瓢4510　kg／cm2，　sE＝　2．17×！06　kg／cm2。

　　（2）　載祷及び変形計測　　単純梁，対称2点集申荷1重，支点及び載荷点は幅！0cm，厚2

cmの鋼板を介して直径5cmのローラーにより載荷。

　　梁の挑みは試験体の両側甫iで梁成の1／7一の軸線上で：支，1寒く位置に対するスパン中央点及び載

荷点イ立置のイll’i対変位を1／100　mmダイヤルゲージを川いてll／・1・測した。

第3－6表　　実験［3］実　験　結　果

梁　　名

罵口㌔k9／。m・lt

君購x
破　壊 梁　　名

鑑k9／cm2 PΨ 君照X
破　壊

　　　A
SIO　B
　　　c

　　　A
S20　B
　　　C

　　　A
S30A　B
　　　C

　　　A
S30　B
　　　c

　　　A
S30B　B
　　　c

　　　A
S40　B
　　　c

　　　A
S50　B
　　　c

L35
246
212

．7．68

243
211

268
Lt80

2L4

272
241
218

264
255
243

277
256
L24

27S
238
LO5

23．9

L3．e

22．0

11．35

11．1

7．55

7．45

ZIO

7．？“O

5．35

5．30

5．26

3．9．　0

4．！5

4，10

27．4

25．3

26，8

10．95

11．70

11．60

7．90

7．65

6．55

7．55

7ユ0
7．35

5．35

7．60

6．65

5．70

5．55

5．25

4．05

4．33

4．30

1？

FA
I？

s
F
F

s
F
s

F
s
F

s
F
s

F
F
｝？

F
F
F

　　　A
SIW　B
　　　c

　　　A
S2W　B
　　　c

　　　A
S3XA，IA　B

　　　c，

　　　A
S3W　B
　　　c

　　　A
S3WB　B
　　　C

　　　A
S4W　B
　　　c

　　　A
sJrW　B
　　　C

274
244
224

L58
246
230

Lt64

259
221

257
246
224

271
258
215

263
L54
217

265
257
209．

23．8

25．3

24．0

11．20

11．45

11．20

7．30

7．40

7．5e

7．20

7．oe

7．15

7．40

7．30

7．05

5．25

5．25

5．30

4．0

4．L5

4．0

2・6．5

26．2

25．3

11．70

11．70

11．90

7．90

7．50

7．50

7．40

7．25

7．45

7．4Jr

7．70

7．65

5．48

5．55

5．40

4．30

4．27

4．25

F
FA
F

F
F
F

I？

Ilt

F

F
I？

F

I？

F
F

F
I？

F

F
F
F

P：全荷重　　F：曲げ破壊　　A：定着破壊　　S：勇断破．壌
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　　（3）実験結果　　着膨1結果を総括して第3－6表に示す。試験休記号未尾のA，B，Cは同種

試験体の試験休番号である。写真3－2は各試験体の破壌状況，第3－6図は降伏に至るまでのi’1．1

央単純曲げスパンにおける擁みの推移を示す。
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3－3　実験結果の考察

実験植とe函数法1こより算出した梁の降伏モーメンi・との比を第3－7図に示す。同図中の

破線は実験（2）のil．1央1点集中荷・七時における1

値をもつて示したものである。

げ耐力増大比を各スパン借字比における平均
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第3－7図　　曲げ耐力増大比［実験31

　　　（対称2点集中荷1嚢：〉

　　この図から

　　i）梁が対称2点集解荷．1巨を受けて中央の単純曲げの領域で曲げ降伏破壊を生ずる場合に

も曲げ耐力実験値と糸冬局強度理論／嚢i〔の比は勇断スパンと梁成のL’t　a！l［）の影響を1受け，a／1）が小
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さい程理論値に対して実験殖が大きく現われる。即ち，兜断スパン梁成比が小さい場合には梁

の爾端に加えられる偶力の全てが中央スパンの単純曲げモーメントの形成に有効に作用してい

るのではないことを示すもので，中央1点集中弔ぴ重時と同様にこの場合にも通常の材＊こし力学理

論とは異なった応力伝達機構が梁i／Sに成立しているものと考えねばならない。

　　ii）岡一の寸断スパン梁成比α／Dについて比較すると，対称2点集l／1荷：rR時の曲げ酎：力増

大比（実験値／理論｛iill）は中央1点集中イ｝ぎ三時よりも小さい。α／D　・！においては1），　・・　1．92％の1

点集中荷r巨時のIIIIげ耐力増大比は本実一点よりも低いが，これは：載荷板直．ドの⊥li：三二応力度の影

響の二二によるものと考えられる。本実験では梁降伏時に。σF80　kg／cm2≒O．3　E，であったが，

実験［2】　P，　＝＝1．92％ではctiy＝200　k9／cm2≒1．2　F，，に達した。

　　iii）上記は載荷点閲隔即ち［・1　］央単純曲げスパンと梁成の比C／Dが。と3の場合の比較で

あったが，本実験で附加1｛勺に行なったC／D篇1，3，5の比較ではC／Z）一1の実験値がその他のも

のに比してやや大きい傾向が伺われるのみで，顕著な降伏耐力のλ毛異は認められなかった。

　　iv）曲げ降伏破壊を盈［三じたものについては，勇断スパンにおける勇断補強筋の有！懸は曲げ

耐力増大比に影響を及ぼさない。

　4．勇断スパンにおける荷重点の分布が単純曲げ耐力に及ぼす影響（実験4）

　　4－1実験目的

　　突験［3］によって，単純梁に対称2点集　11荷rRを加えてスパン申火部の単純11i］　（・i“領域で曲

げ降伏破壊を生ぜしめる場合にも，その降伏耐力は勇断スパン言成比α／Dの影響を受け，a／D

が小なる高山げ降伏葡i↓カが大きいことが明らかになった。

　　本実験では，対称2点集中荷屯1時を基準として，その3亨断スパン長及び中央の載荷点．胸隔

（単純曲げスパン長）を変えずに三三スパン内の二二点数を増して，勇断力分布に変化を与えた

場合の曲げ降伏耐力の変化について検討する。

　　4－2　実験の概要

　　（1）　試験休　　試験休の形状寸法，構造は1種で，載荷法が4種，各2本計8本よりな

る。その概要を第3－8図に示す。

　　引張鉄筋：2・一13φ，at　＝＝　2．54　cm2，∫｝，還124％，複筋比γ隅1，肋筋：勇断スパン6φ一13

cm間隔，γ＝一〇．36％，単純i川げスパンT＝O。

　　セメントはアサノ記紀ポルトランドセメン1・，K2，一　424　kg／Cm2。砂利，北海道広島産，

20mm以下。砂，点じく2．5　mm以…ド。コンクリート，　w／c　＝・　O．59，　sl－18　cm，調舎346：810：

920kg／m3，木製型枠中に打込，材齢2／－1，1脱型，材齢7／：iまで湿砂中に養生，以後窯内気中に

放置，二品2週で試験を行なった。試験時におけるシリンダー平均／」三縮強度F．　”　231　kg／cm2，

ヤング係数cEi／，一　2．22×105　kg／cm2。

　　鉄筋，13φ：平均径1268mm，　sa？，　＝：3700　1〈g／cm2，8％＝5260　kg／cm2，δE嵩2．06×106　kg／cm2。
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第3－8図　　実験［4】載荷法及び応力図

　　各試験体に使用の鉄筋の降伏点及び破断強疫を第3－7表に記載する。

　　（2）載荷及び変形計測　　載荷法は第3－8図に示す様なト・・ナメント式で，支点，載祷点

とも幅！0　cm，厚2cmの鋼板を介して直径5cmのロ・一mラP・により加力。

　　梁の擁みは梁成の1／2の軸線上で，支点位嗣に対するスパン中央点及び単純曲げスパンの

麟撒置の相対変位を1／100mmダイヤルグージを1・l！いて、i’．｝測。

　　各荷重段階を通じて，引張鉄fyf｝．の歪度の相対的推移を知るu的で，スパン中央点において

長さ6・ml頓って鉄脚脹の1／4を躍　せしめ，之に電知蹴線歪ll．i一（嬬i無線K．K．・KP－22，
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測長10mm）を貼剣’，計測した。

　　（3）実験結果　　実験糸1：1果を総括して第3－7褒に掲げる。第3－9図は単純i1【1げスパンにお

ける【．1：hげモーメント需1党み1：HII線，　第3－10図は曲げモーメン1・と引張鉄筋の歪度｛1．1’測｛llii・1の推移

第3－7表　［実験4］実験　結　果

梁　名

S　1－1．

S　1－2

S　2－1

S　2－2

S　3－！

S　3－2

S　4－1

S　4－2

，！s，gs’1，g．．p｝L’，

LtO8

2！3

2tit1
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24e
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L）38

5Tシ

t

4i．90
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4．60

4．30

4．30

tl．tiO

4．70

5．10

4．80

5．！0

sael　一・aB

　kg／cin2

3860　5280

3390　4680

3630　5L，80

3390　4650

3390　49．　30

3470　4640

b 1）

CIII

玉2．2　　　20．4　　　ユ7．6

12ユ　　　20．2　　　17．3

12．2　20．4　1．7．3

3700　5240

4100　5360

3780　5240

4010　5230

！2．2　’19．9　！7．2

12．0　20．6　！7．5

1”ys

t

／i’yo’

6．50　6．」”O

5．50　6．00

7．50　7．50

　　　1
4．30

zl．80

4，70

4．9．　0

3390　4880

3780　5240

3700　5360

3860　5380

8．00　8．00

10．00　10．00

4．85

tL65

！2．0　20．1　17．4 　8．50　9．00

　　　　　　　　　1
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　　ss　r印ノσ’り

荷重一．．一著磁歪度曲線

を示したものである。各試験体の破壊に至るまでの亀裂状況を写真3－3に示す。

　　4－3　実験結果の考察

　　各試験体の降伏荷重の実験値とe函数法による理論髄との比較を試みると第3－11園の様

になる。第3－11図は縦軸にり≦験値と理論値の比，即ち曲げ耐力増ブ〈比を，横軸には実験（！）と

同様にMm、、X／Q，nax・Dをとった。この場合M／2Dの値は二二2点集中荷重時については勇断

スパン梁成比αμ）と等しい値となり，分布荷重時については片側の勇断スパンにおける分布力

の合力の位置に集中荷重が作用する場合の勇断スパン梁成比に対応する。之を仮に平均勇断ス

パン梁成比と呼ぶことにする。

Mexe・

M　caec．

　1．4

　1．3

　L2

／，X

Lo

o．　9

。　’泥

B　Y8
｢　実険（5）
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@、、　　、、　　　、　、
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一　一　一　　嘲　　曹　　　一　　　一

　　鴨　喝　　一

黶@　旧　　　■　　　一　　　＿　　一 （δ

Z625　／．e6

8　　　　6

第3－11図

　227

　4

実験［41

2，60　tstax．
　　　　Qmax’D

2　　（POt’πtsげ／onddnタ）

曲げ1磁力増大比

　　i）梁の曲げ耐力は単純曲げを受けて破壊する場合に勢断スパン梁成比が一定であっても

加力の方法によってその値が異なり，勢断スパンにおける荷重分布の幅が広い程大きい耐力を

示す。即ち」．述の平均勇断スパン梁成比熟4／Ω・Dが小さい程，曲げ耐力増大bヒは大きい値を示
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す。

　　ii）実験（3）の結果二から，対称2点集中荷’・豆1｝寺の［lkげ耐力増大比を第3－！！1羽中に移すと同

図の破線に示す様になる。これらの植は本実験の結讐走に比してかなり低いが，引張鉄筋が本実

験では2－13φ（f）t　”’”’　1．249／0）であり，実験（3）では2一一！6ψ（！），・・1．48％）であったので，実験（2）

に見られた様に引張鉄筋径又は鉄筋比の影響があるものと考えられる。　実験（2）における13φ

と16ψの曲げ耐力増大比の比率は〃D嵩4（α／D罵2）で1．09，l／D罵6（α／D＝3）で！，04，1／D＝8

（（i／1［）＝一・4）で1．03であったから，この憤を用いて上記の比較値の業lii正を試みると，実験（3）の結

果は同順点線の様に修正され頭突前廊に近い植となる。実験（1）において，全スパンに勇断力

が存在する場合の曲げ耐力増大比はt14／QDによって荷重種別に拘りなく整理されたが，上記

の様に勢断力を伴わない単純山げスパンにおいて曲げ破壊を生ずる場合にも大凡同様の性状を

示すものと云えよう。

　　iii）梁の挑みの測定から求められる降伏荷重と引張鉄筋の七度計測によって認められる降

伏荷重は大差はなかったが前者に比し後者が小さな値を示す傾1‘｝」が認められる。本実験の引張

鉄筋の歪度計測では測定点附近で鉄筋露出のために局部的にコンクリートを欠取ったため梁断

簡の一様性を害して不連続点となっており，歪計は鉄筋の斜下襟に／〔lli付したために歪度；昔測仙

の中には鉄筋の寓曲の影響が不」：勾整に混入されている等，必ずしも明快でないので，この点に

ついては改めて検討する。

　5．鉄筋コンクリート渠の曲げ耐力に及ぼす荷重分布幅の影響（実験5）

　　5－1実験目的

　　実験（3）では単純梁文寸称2点集中荷重型至匙の試験休の2点荷重の胸隔（単純11｛｛げスパン長）

を一定とし，勢断スパン長に変化を与えて勇断スパン・梁成比αμ）が単純曲げ題寸力に及ぼす影

響を検討した。本実験では金スパンの長さを一定とし，その中で対称2点集中荷重の載イ宙点位

置をスパン中央から丈点え向って移動させて勢断スパン長と同時に単純曲げスパン長に変化を

与えた場合の曲げ耐力増大比の変化を検討する。又，スパン中央から支点え向って移動する対

称2点集中荷重を逐次IRね合わせて，スパン中央から漸次荷が貢点数を増力i1せしめ，余スパンの等

分布荷軍：に至るまでの荷重分布幅の連続的な変化が曲げ耐：力増大比に及ぼす影響を検討する。

　　5－2　実験の概要　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1　　　　　　　　　A

　　（・）試験体駄拡構造は匡M＃1匝璽＝論判團：1ζ
全て同一でその服を細2図・・赫。t・・｛i…lil：：E　　　．。＿、、

引張鉄筋，圧縮鉄筋ともに2－13φ，！），　＝＝　　　　　第3－12図　実験［5］試　験　体

A篇1．25％である。肋筋を全長に挿入，5ψ一10cm諸富，γ＝O．33％。

　　セメントはアサノ普通ポルトランドセメント，K28識428　kg／cm2。砂利20　mm以．ド。北海

道広島産。砂，同じく2．5mm以下。コンクリート，　w／c＝0．61，　s1；！8　cm，調合326：778　：

982kg／m3。　木製型枠中に打込。　材齢11日までそのままビニール布を覆って養生後脱型。以
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後試験時（材齢25～27「！）まで室内気中に放置。

試験時のシリンダー平均圧縮強度瓦訟221kg／cm2。

ヤング係数。E，！3－2．18×！05　kg／cm2。

　　鉄筋工3φ，平均径！2．75mm，　sa，　＝＝　2425　kg／

cm2 C　saB　＝＝　3580　kg／cm2，　，E　＝＝：　2．02　×　106　kg／c　m2．

各試験体に硬用の鉄筋の降伏点及び引張強度を第

3－8表に示す。

　　（2）載荷及び変形計測　　載荷型式は第3級3

図に示す12種，各腫2本，合計24本よりなる。

載荷点は幅5cm，：支点は福10　cm，厚さ2cmの

鋼板を介して直径5cmのm一ラ・・一一により加力。

　　梁の焼み計測は梁成の1／2の軸線上で各載荷

点位置，支点位置及びスパン外余長部で支点より

10　cm離れた点で1／！00　mmダイヤルゲージを用

いて行なった。ダイヤルゲージが近接して多数並

ぶので，各載荷段階で全体を写真撮影し記録し

た。引張鉄筋の零度計測は行なわなかった。

　　全試験体の中より載荷点位置の異なる3本の

試験体を選び，勢断スパン内の第3－14図に示す

各回に材料方向に平行に電気抵抗線歪計（共和無

線K．K，　KP－8，雌雄：50　mm）を貼付し寺側函のコ

ンフリー一4トの置型の変化を計測した。

　　（3）実験結果　　実験結果を総括して第3－8

表に掲げる。対称2点集中荷重時のa／D－O．5及

び0．25の梁は明瞭な曲げ降伏を示さず載荷点支

点間のコンクリートの崩壊によって最大荷重を示

した。

　　第3－！4図は対称2点集中荷重を受ける梁で

α／D＝1，2，3のものの各！本について，片側の勇

断スパン部分の両側面でコンクリートの材軸方向
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　第3－13図実験［5］載荷法

の歪度を計測した結果の中a／D　一・　！の場合を例示する。

　　5－3　実験結果の考察

　　降伏荷重についての実験値とe函数法による算定値との比，即ち厳｛げ耐力増大比を平均兜

断スパン梁成比Ml（2・Dで整理すると第3級5図を得る。
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梁 名
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　　i）対称2点集中荷：1嚢時の山げ耐力増大比は載荷点腿隔（単純曲げスパン長）が梁成の0．5

～2．5倍の範囲（勇囲ヲ予スパン・梁成比では夫々3．0～2．0）では殆んど変化せず，ほぼ同一の値を

得た。載荷点間隔が一定の場合（実験3），或いは中央1点集中荷重の場舎（実験2）では噛癖ス

パン梁成比が2．O～3．0ので1柳i・iで明らかにa／Z）が小さい程山げ耐ソ：井曽大比が大きい結果が得ら

れているから，本実験に冤られる上述の結果は，全スパン長が一鶴であるため勢断スパン梁成

比の増大と同時に単糸屯曲げスパン梁成比の減少を伴うことに起因するものと考えられる。巾央

1点集申荷重時の1【llげ耐力増大比は，同一の舅断スパン梁成比の対称2点集中荷重li寺よりも大

きいことは実験（2），（3）の結果からも明らかであるが，本実験の場合は2点集昌．1荷電の載3再度岡

隔が小さくなって1点集r1．；荷rEの状態1こ近づき曲げ耐力増大比が上昇し，之が勇断スパン梁成

比の増大による曲げ耐力増大比の低下を補償して上記の結果を生じたものであろう。

　　ii）載荷点数をスパン中央から漸増せしめて金スパンの簿分布に達するまでの曲げ耐力増

大比の変化を見ると実験値の複素が著しいが，一定スパン長の梁では荷重の分布幅が大きい

程，曲げ耐力の余力が大きくなることを明らかにしており，全スパン等分布荷重時のi耐力増大

は60％に及んでいる。平均勇断スパン梁成比ハ4ノ（2・！）をとって分布荷lrRと対称2点集中荷1ガ抗

の」易合の山げ耐力増大比の比1；交を試みると，平均値的には分布荷・丘時が大きい植を示している

が，分布荷電時は実験値の変動が著しく，その下限値をとると集中荷．i丘時のイiil，i：と大差ない。実

験（！）においても同様の傾角が認められた。

　　iii）対称2画集rlゴ1荷電を受ける梁3本の勇断スパン内の梁薬指でコンクリートの材軸方向

のii釜度の推移を計測した結果は，亀裂の進展状況に1∫ざじて多様であるが，α／D－1の梁で，載

荷点：支点を結ぶ線⊥の回忌性の亀裂の形成とりしに，支点直上の断面で梁上縁に引張盃度を，下

側に圧縮盃度を顕著にイi三じ，支点．より外側の余長部にも同イ羨の歪度傾斜を生じている。これは

：支点位置の下端筋1こ引張応力を生じてスパン外の梁端部余長が拘束的な役1－1，t・ljを沿iじていること

を示唆するものである。

　6。鉄筋コンクリート梁の引張鉄筋の応力分布について（実験6）

　　6－1　実験目的

　　⊥記の実験（1）～（5）の結果から，鉄筋コンクリート梁の曲げ降伏耐力に見られる超過応力

（余力）現象が，支持条件，スパン梁成比，載荷形式，軸鉄筋径（或いは軸鉄筋比）等によって

規制されるものであることが明らかとなったが，終局強度理論に対するこの様な見描けの抵抗

モーメントの巨躯の発生機講を明らかにするためには梁の降伏に至るまでの引張鉄筋の挙動を

その金長に∬って把握する必要がある。

　　本実験は鉄筋コンクリート梁内の引張鉄筋の歪度を班長に亘って連続的に計測し，・各荷亜

段階における応力分布の1：ri’／移を明らかにすることをLl的としている。

　　6－2　実験の概要

　　本実験の特色は引張筋として丸鋼の代りに誰鋼を用い，そのド頗を連続的に露烈．障しめて
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鉄筋全長に〕．〔って準急の計測を行なった点にある。この場合のコンクリ・・m一トと鉄筋の問の付着

力の喪失は後述の様にほとんど問題とならず，スパン全長に醤：って構造的1こ断醐形の不連続点

を含まないこと，電気抵抗線歪計の貼季」’が容易で貼付の不整による測定値の編差をノIXさくし得

ること，梁の擁みによって生ずる鉄筋の…蜘liが歪度測定値に及ぼす影響が小さく且つその把握

が容易なので鉄筋．．ド面のみの歪度灘定によって生ずる誤蕪を丸鋼使用に比してはるかに小さく

でき，その補正も容易であること等の多くの利点をもっている。従来行われて来た引張鉄筋の

歪度の計測は，（1）標点長の長い機械的な歪計を用いて鉄筋位置のコンクリート表罫の輝度を計

測する37），（2）局部的にコンフリー5を除去して鉄筋を露出せしめて電気抵抗線歪計を用いる，

（3）鉄筋に孔明け加工を施しその中に電気抗抵線歪計を均！設しコンクリート中に打込む51”53），等

のいつれかによるものであった。（！）は歪度の計測値が長い標点長の平均歪度となるため精度

が低く，（2）は局部的に鉄筋を露出せしめるため典例形が不連続となり，亀裂を誘発して砲電位

躍をあらかじめ限定し，又渕定点の聞隔に限度がある一il，コンクリートと鉄筋の付着が不連続

に阻害されている特異な点の歪度しか計測できない。（3）は鉄筋の切削加工，歪計の絶縁処理等

妓術的に煩雑であり，且つ鉄筋断面が測定点において不連続点となる，等のRく1難があるが，本

実験の方法はこれらの問題を十分間克服している。

　　（1）試験体　　断｝’rli寸法，軸鉄筋比は全て同一で，スパン梁成比を4．5，6．5，8．5の3種

とし，各種2本，計6本である。形状，寸法を第3－16図に示す。下端引張鉄筋は平鋼F．B．　32

×3を！本用い，図に示した様に試験体
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　此
下簡を材軸方向に鉄筋に沿って溝切りを

して鉄筋下藺を露出し，この而に電気抵

抗線歪計を連続して貼付できるようにし

た。鉄筋比は0．4％。スパン外の端部余

EB．一32．3

t－g“

E、駅母．di）ノ0

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　tt＿＝＝ft二tt一一「二蓋＝ヨ　s

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　第3－16図実験［21　験休

長はいつれも40cmに統一し，鉄筋の定着長は36　cmで，その先端に直角に鋼板を溶接しフッ

クとした。

　　セメントは小野国早強ポルトランドセメント，K2s＝420　k9／cm2。砂利20　mm以下，砂2．5

mm以下，共に北海道広島産。調合，　w／c　＝・　O．67，　sl；18cm。330；880：970　kg／m3。木製型枠に

打込後，気温！5。Cの室内で型枠中に密閉養生，材齢10／：iで脱型，室内気中に放羅，材齢141」

で試験を行なった。試験時におけるコンクリ”ト平均圧縮強度Fc－211　kg／cm2，平均ヤング係

数cEi！3＝2．34×105　kg／cm2。

　　鉄筋，FB．一32×3。実断面は32．1　×　2．74　mm2，断面積0．881　cm2。瑚長は全周で4．96　cmで

あるが下m2Cmを露1／．1せしめたので，下賜は全輻無効として一ヒ面と側瓶のみを付着力の作曝

する周長とすれば3．76　cmとなる。即ち？V／α一427　cm一．1となるが，因みに丸鋼9φではT／Cl・＝＝

4．43　cm一’，13φではT／‘ド3．07　cm皿玉であって，　この平鋼は全周をコンクリートに包まれた丸

鋼9φと13ψの中間的な効果をもつ。降伏点，引張強度は各試験体に使用した材料について
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第3－9表中に示したが，その全平均殖は，、％瓢3350kg／cm2，　sσis　＝＝　4t130　kg／cm2，　sE”＝2．07×IO6

kg／cm2であった。使用した平鋼はいつれも引張試験において明瞭な降伏現象を回した。

　　（2）載荷及び計測　　載満奪型式は単一一一・スパン．単純炎持，巾央1点集中荷電，載碕点，：支点

共に幅10cm，厚2cmの鋼板を介して径5cmのローラeにより載荷した。

　　鉄筋心素の計上は電気抗心線歪｝ll《共和！l！1線KK，　KP－22，応長10　mm）を鉄筋下面の材軸

方向中心線上に第3－！6i窯［に示す様にスパン内は10　cm間隔，載荷点直下のみ5cm間隔，及び

：支点と：支点からスパン外方に10cmと20　cmの位羅に貼付して行なった。

　　挑み計測は試験体潤側面1こおいて，梁成の1／2の軸線上で鉄筋三度計測位置に対〕1させしめ

て10　cm間隔に！／！00　mmダイヤルゲージを配熟し，丈点に対する各点の翻対変位を計測した

もので，この講’測値によって各点における梁の曲率を算出し，鉄筋歪度の計測値から鉄筋の麿

曲の影響を取除いた。ダイヤルゲージの数が多いので，各荷重段階で企休を写真撮影により記

録し荷：現する方法をとり，試験中に直接醐々のダイヤルゲージを読み取ることによって生ずる

客・種の誤藻を避けた。

　　SP　4．51F－1，　SP　6．5　IF－2の2本の試験体について，第3－23図に示す様な位置と方向に電

気抵抗線歪講（共和無線，KP－8，測長65　mm）を貼付して梁両側面のコンフリー・ト表｝711の歪度

を測定した。

　　（3）実験結衆　　各試1検体は写真3－5に示す様な亀露呈を・生じて降伏し，SP　6，51F－！を除い

て他は金て曲げ破壊を生じた。SP　6．51F－1は降伏現象を示して後，余長部の定着破壊によって

最ノく耐ソ」をオミした。

　　第3－9ジ乏に実験結果の概要を・示す。第3－17図は各試験体の鉄筋民度分布の推移を，第3－

20図は鉄筋の最大歪度及び丈点における鉄筋歪度の変化を示したものである。これらの植は

擁み測定値から求めた梁の批点の曲率に応じて，曲げ変形による平鋼断πll内の歪度勾配を考慮

して補正してある。本実験の場合は全般に梁曲率の鉄筋歪度に及ぼす影響は非常に小さい値で

あった。

第3－9表

梁　　名
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　　　2
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　　本実験において特に次の諸現象力弐注目された。

　　i）梁の引張鉄筋が降伏現象を示しても梁の詠みは直ちには降伏現象を示さなかった。第

3－9表中のP“δは挑み降伏荷屯，1P，，、は鉄筋降伏荷亟を示す。

　　ii）各試験病婦，ある荷乖段階までは支点附近の鉄筋に応力を生じないが，曲げ亀裂発生

後しばらくして，丈点附近の鉄筋粒度が増大し始める。このときの荷重の大きさは各スパン梁

成比毎に概ね一定姫を示した。

　　6－3　実験結果の考察

　　（！＞降伏耐力　　実験糸i｛1果とe白白法理呼値との比較を第3－10表及び第3－19図に示す。

これらは鉄筋降伏荷重，挑み降伏荷重及び最大荷1近について実験値と理論イπ1工の比を示したもの

であるが，ここで鉄筋降伏荷重，擁み降伏荷電と仮不fJrしたのは引張鉄筋歪i度及び梁の擁みの全

計湖周の中の一点で計測値が急増して，夫々荷乖・歪度，荷重・営みの関係に直線性が失われ

る時の臨界荷重を指しており，これらの値に対応せしめた理論算定値は単一の擁である。

　　鉄筋降伏荷重は擁み降イソこ荷重に比べて明瞭に低い値を示しているが，いつれもスパン梁成

比の減少に伴って理論廊！｛に対する増大比が増大し，　第3岐9図に見る様に両者の曲線の変化は

殆んど相似である。このことは実験（2）において，岡一のスパン即成比に対して，軸鉄筋径（又

　　　　　　　　　　　　　　　　　第3－io表（a）

梁 名

SP　4．5　1F　！

　　　　2

SP　6．5　1F　1

　　　　2

SP　8．5　1F　！

　　　　2

A4？1，

t．cm

50．6

72．0

68．3

48．8

5！．0

5！．0

A4？／6

t．cm

61．9

87．4

78．0

61．7

61．6

59．　．5

！14iiiax

t．cm

72．0

94．5

77．7

69．9．

65．8

62．8

ブ1

AtlctLlc

t．　c．m

O．928

0．919

O．919

0．E　25

O．925

0．926

46．6

65．0

65．3

52．！

53．6

51．4

M鍮＿

MCIL裏c

1．09

1．11

1．0－4

0．94

O．95

0．99

Mシδ

瓦；冨

1．33

1．34

1．19

1．19．

！．15

1．！6

．越匹

A4ys

122

1．21

1．19

1．27

！．21

！．17

M【時墜

A4yo

1．42

1．31

！．29

1．43

1，29

1．23

第　3－10　表　　（b）

君 名

SP　4．5　1F　！

　　　　2

SP　6．5　1F　1

　　　　　2

SP　8．5　1F　1

　　　　2

曲げ亀裂荷：重　　：支点弓陽長応力

　　∫≧3　　　　発生荷：菰1・）～t

　　t　　　　　l　　　　t

ID

！．0

O．6

0．6

O．4

0．4

1．50

1．60

O．80

0．75

O．80

0．80

：支点引張応力
発生：支点回転

角　　OA
　10”4　rac1

8．0

5．8

！3．8

10．8

26．0

20．0

降伏時：支点面
転角　　0．1？．

　！0一‘　ra（1

52．8

121．3

150．0

135．0

148．0

73．5

交震ミ弓［聾長プコ

（鉄筋降伏時）

　捜z》、

O．504

0．560

O．554

0．440

O．155

0．！97



108 柴　田　拓　．二 58

Mtest

Mpatc．

t．4

t．z

／，0

ヨー　・　

－⑳

_、

@　　＼
＼8晦X．

気　＼　　＼　　　＼　　1　　　　＼

x

あ

1　、、、哨
メ

；～ε3

xo　2，0　3．o　4．o　，il）　a／D
2，0　4・o　6，0　e・O　1tio　4D
　　第3－19図実験［6］曲げ耐力増大比

は鉄筋比）の小さいもの程大きい曲げ耐力増大比を示し，又それらの曲げ耐力増大比のスパン

凹凸比に対する変化率は軸鉄筋の壕：li違に明りなく大凡一定であったことと合わせて，鉄筋コン

クリート梁の曲げ降伏爾力に兄られる余：力には二つの要隔があることを示している。即ち，そ

の一つは本実験の引張鉄筋降伏イ恥嚢が理論値に対して示す余力であって，これは梁内の応力伝

達の原理的な機構に関するもので，スパン梁成比，載荷形式，：受持条件等の要素に規li｝IJされる

曲げ耐力増大の基本量であると考える。他の一つは鉄筋が降伏して後，挑みの降伏発現までの

遅麺として表われる余力で軸鉄筋の量1こ関連した値である。これについては，鉄筋の或る一点

が降伏点応力に達しても，コンクリートの付物力が十分な時には降伏によって仲びの増大を生

ずる鞄囲が極めて微小な長さに限定され梁全休の変形には直ちに影響を及ぼさないことによる

ものと考えられる。　第3－21図に見る様に亀裂位置［∫1ナ近の付着力は異常な増大を示していて，

この推論を裏付けている。（引張鉄筋の降伏時にその点の両側5cmの部分の平均付着力は最大
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137kg／cm2に辻iした）。又実験（2）の軸鉄筋の差

異による山げ耐力増大比の差異も鉄筋の周長断

漸積比の差によるものと狸解し得る。従って鉄

筋径の大きい程，鋼材の降伏点が高い程この余

力の影響が小さくなり鉄筋降伏荷重と擁み降伏

萄重の差が小さくなるものと考えられる。

　　（2）支点位置の下端鉄筋の引張応力　　各

試験体とも，曲げ亀裂を観察してから暫く後に

支点附近の下端鉄筋に引張応力をイ’ヒじている。

第3一？一〇図にスパン中央の下端筋の最ノく引張歪

度の推移と並べて支点における鉄筋歪度の推移

を示した。　支点引張力の発生時期は第3－10表

（b）に示す様に鋼材の降伏点，又は梁の耐力と

は直接の関係が見られず，曲げ亀裂発生荷重と

同様にスパン言成比論に大凡一・話している。支

点引張応力は携み降伏荷重に達するまでは：支点

における卿隆角の増ソくと共に増火し，挑み降伏

後は殆んど増大しない。
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第3－21図　：支点の簡転角と支点に

　　　　　於ける引張力

　　丈点における鉄筋の弘長応力が演ずる梁の耐力機構土の役割については後章において更に

検討するが，第3－！7図の引張鉄筋歪度分布及び策3－22図の付着応力度分布の推移から文点の

鉄筋引張応力の発生過程を考察すれば，次の理由から，支点における鉄筋引張応力は勇断スパ

ンにおける付蒲力の破壊によってスパン中央の鉄筋の引張応力が：文点位ll量はで伝達されたため

に生じたものとは考えられない。即ち，

　　i）女点における鉄筋の引張応力発生そ愛も鉄筋内の応力分布の勾配は著しい変化を生じて

いない。

　　ii｝支点の鉄筋引張応：圏発生前にスパン中央で歪度が最大植を承している点の附近には大

きな付着応力度が生じているが支点の引張応力発生後も必ずしも減少せず，支点引張応力の増

大と同時に亀裂附1丘の付着応力度も増大する．1頃向が見られる。支点引張応力の発生とその増大

によって鉄筋の付着応力の分布はスパン中央の亀裂位置と：支点胃寸近を頂点とし，その中1湖の付

着応力度は徐々に減少する傾向がある。

　　（3）　コンクリ・・トの歪度　　SP　4．51F－1，　SP　651F－2の2本の試験休によって計測した試

験体側瀬のコンクリ・・一一トの三三歪度について第3－23図に例示する様な結果を得た。本実験の

試験休は下端鉄筋が梁幅の中央に1本あるのみなので梁輻方向の被覆1i幽幽が大きく，この方向に

かなりの応力勾配があるものと思われるが，上の2本の試験体の中，スパン梁成比が小さい方
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のSP　451F－1では次の様な傾向が比較ll継男瞭に認められる。（第3－23図の歪皮の値は梁の両側

而の対応点の測定値の平均値である）。

　　i）支点及び載荷点から寺内に放射状に全ての方向に圧縮応力度を生じているが，載荷点

と支点を結ぶ方向の応力度が大きな値を示している。

　　ii）スパン外の余長部にも応力度を生じ，上端鉄筋，下端鉄筋ともにその定着の末端位匿

のコンクリートに載荷の初期から圧縮応力度を生じている。又，余長部の対角線上にも圧縮），㌫

力度を生じている。

　　iii）殆んど全ての測定点で，その歪度の値が支点位置の鉄筋引張応力の発生とともに変化

を生じ，載荷点と支点を結ぶ方it’i］の応力の増大が見られ，余長部の応力度もこの段階から次第

に存在が顕著になり，応力伝達機構に変化を生じていることを示している。

　　スパン梁成比が大きい方の梁についても，それ程顕著ではないが上記と同様の傾向が何わ

れる。

　　本実験に見られる上記の諸点から，梁の変形がある限度を越えると梁内の応力伝達の機構

に変化を生じ，漸次アーチ的な機構に移行して，そのために丈点位羅の鉄筋に引張応力を生ず

る様になるものと考えることができよう。

　　　　　　　　　　IV．弾性渠の曲げ抵抗に関する既往の理論解

　　　　　　　　　　　　　　及び諸家の実験結果について

　1．概　　　説

　　実験（1）～（6）の結果によって明らかとなった様に，　鉄筋コンクリート梁の曲げ耐力性状は

既往の曲げ終周強度理論とは必ずしも一致せず，一般に実験殖は珊論値を上廻る1頃向がある。

その増大比はスパン丁丁比，丁丁条件，荷重形式，軸鉄筋等の丁丁索によって規制される。

　　鉄筋コンクリート梁の勇断耐力に関しても，常用の理論解とは異なった性状を呈し曲げの
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性状と同様に，スパン梁成比，：支持条件，荷薫形式，軸鉄筋等の影響を受けることが明らかに

なっている。

　　これらの曲げ及び勇断の抵抗牲状を通じて最も顕著な特色は，それらの値がスパン（又は

勢断スパン）と梁成の比に関連した値であって，一般にスパン梁成比が小さい程大きな耐力を

示すことである。この現象は鉄筋コンクリート梁の解析に際して通常用いられている材料力学

の基本仮定を前提とする隈りは説明することがむつかしい。

　　開知の様に弾性雪さが単純曲げモーメント（pure　bending）のみを受ける場合を除いて材料

力学における解析と弾性｝聖巨論解とは必ずしも一致しない5‘）・55）。ここでは集1．い荷重を受ける単一

スパン，単純：馬持の弾性舅迩の応力状態について諸家の解の比較検討を試み，鉄筋コンクリート

梁の耐力性状に対するこれらの理論解の適応性を検討する。

　2．既往の弾性理論解の検討

　　2－1　G．G．　Stokesの解　　G　G．　Stokesの与えた

式は半無限弾性板の直線境界上の1点に集中荷重が作用

した場合のFlamantの解を用いて次の様に求められて
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　第4－1図
いる45）。

帆
A

，nL

l

M／7瑳一
一 0

一　　一

Dlン

｛年差

　P

　　　　　　　　　　（a｝　（b）　（c）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　第4－2図

　　策4－2図（a）の様に半！l！1限弾性板の1点に集中荷重が作川し放射状の応力分布を生じてい

る状態から梁廻〃〃ψgを．切取り，之と同図（b）に示す様に弱さの下縁及び端伯写に（a）図の放射応

力分布に認応ずる放射状荷重を与えたものと重舎することによって，スパン中央の上縁に集「｛：1

荷重を受ける梁の応力状態を題諺詑できるものとする。　（b）図の放射状荷重は集中荷重Pの載荷

点Aで1点に会することから，これらの放射力の気力を／1点で求めれば，

　　Flamantの解より

　　　　撫÷ll…柚伽書
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（a）
　　　　P，，・・＝・・÷ll解職P

となり，外力Pは載荷点位1置で水平方向の成分よP／πと鉛直方向成分／）に1最換えられ，之に

よって生ずる載荷点禎1下の断i預の応力は
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　　　躯C七L一£・書）喜望・一あ・

　　　　　一一塁・誓茨狗（努一・

となる。今，初等理論による応力度を・葱とし，これに対する補正項を妬とすれば，

　Ψ韓D／2のとき

　　　　／　　2P
　　　り　 　　　　　げ　　　　　　　　x㎜　診！）

ら鞠＋四駅・「鑑・孕》嫉

（b）

（c）

（d）

64

　　　　　　　　　　　　　　　／
となる。即ち，スパン梁成L’k　1／！）が大きい程，載荷点における応力の放射状分布が最大引張縁

応力度に及ぼす影響が小さくなることが示されている。係数α1は応力低減比であって，その

逆数！／α1は初等i壬｛1論値に対する曲げ耐力増大比となる。（d）式によって1／αは1／Dの値に応じ

て第4－1表（a）に示す値をとる。

第4－1表（a）　Stokes解による曲げ耐増大比

／／Dl　i 1．5 2 2．5 3．e 4．0 5．0 8．0 10．0

　　
c・・　1・576・7・7…88・832α859・89・…5e・・…　958

恥睡　1・39・・27・・・…　6！・・2…9…6…4

第4－1表（b＞　Seewaldの方法による曲げ耐力増大比

／／！） （1） （1．5） （L） 2．Jr 3．0 5．0 10．0

　”i
f・L2！． （O．660） （O．774） （o．s3e） O．864 O．887 O．932 O．9．　66

！／cr］ （！．52） （！．29） （1．20） 1．16 1．13 1．07 ！．03

　Stokesの解を一歩進めて，第4－2図（b）の場合の応力を∫坐続分布荷重を下縁に受ける梁に

対するSeewaldの解を用いて求め，之とFlamant解を重合すれば

　　　　：：1盤㌢審慧一÷芳）｝

を得て，結局影　一：　D／2では

　　　　ノ　　8P
　　　　　の　へ　　　　x　　5πD

　　　％峨＋・を搬（　　　　16　D！一一毛5ぞ’…z…）一鰍

（e）

（f）
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を得る。初簿理論解に対する曲げ耐力増大

比1ノα2は第4－！表（b）のようになりStokes

解よりやや小さい簸となる。俣しSeewald

解は支点から材軸方向に大凡梁成寸法以

上離れた点で成立するものである。同表中

（）内の数値．はこ．の解の成立つ領域外にあ

る。

　　2－2　1〈誘rmin＝Seewa韮dの解

　　T．v．　Karmanは半無限弓単｛生板の祖線

境界上の隣接2点に大きさが等しく方向が

逆のモー一一メントを作用せしめた場合の解を

用いて，無限藁の梁に微小幅の短形曲げモ

）一一 ＜塔g図が与えられている場合の応力函

数を導いた。Seewaldは之を中央1点集【．【：1

荷重を・受ける単純梁に適用して，此等理論

解に対する補正値娠一β・（2」’／Z））の係数βを

第4－3図の様に与えた54）。σッ，τ曙について

も同じ形でβがぷされている。これらの憾

は加力点から離れるに従って急激に減少

し，梁成寸法と等しい距離では殆んど無爵

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　3，0　2，0　1．o　e，s　o　o，s　x“　a．o　3．o　C
し得るイ直である。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　第4一．一3図K翫man－Seewald［％］
　　これによって集中荷重直下の1“1ぐ縁心張

応力度について初等理論解に対する応力低減比α3を求めると

　　　　・を一・・33署

　　　　a．　＝＝　a．，＋ar．　＝＝　a，．，（1－O．！77一一9一一）＝　a，a．o　（g）

となり，曲げ耐力増大比！／α3は第塩2表の様になる。この解は前の二つの解よりも小さい顛を
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与えている。この場合，集中力の着力点附’近㊥縁応力度は大きな引張応力となって，祓荷点で

は曲げ圧縮応力度を緩利するが，逆に支点附近では曲げ引張応力度に累加される。1／Dが小さ

い時には：支点における引張力の影響が上記の集中荷重直下の断面の引張縁応力度に方L［算される

ことになる。第4－2表中，（）内は（g）式による値，［］内は支点反力の影響を加算した値で，こ

れによれば曲げ耐力増大比は1／D≒1．5で最大となり，之よりスパン梁成比が小さくなると曲げ

耐力増大比は減少し，1／D≒！では殆んど初等理論蜷と一致することになる。

　　上記の3つの解から，載荷点直下の箔押における初等理論解に対する補正量妬の分布を求

めると第4－4図の様になる。　この中，方法的に最も精密なK6rm6n－Seewaldの解によって，

1／！）・＝！．0，2．0，3．0のときの載荷点直下の断i／fl内の応力度分布を求めると第4－5図を得る。これ

らの図から明らかな様に，これらの解が初等理論解と著しく異なっている点は，断面内に偏心

軸方向：力が存在することで，このため載窮点直下の断了llに関しては，外的な曲げモ…メントと

断面の抵抗モーメントの見掛け上の差を生ずることになる。Seewaldの方法による解，及び

K益rl飴in－Seewald解で1ま平面保持則が成立していない。
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　　第・一・図・・・…一Seewal・・解［・瑚［戦・・捌

　2－3壁梨の有限差解56）・57）

　　単純丈持，単一スパンの壁梁についての最近の研究にはE．Geerの近似解s6）がある。彼は

梁材がスパンの内法長の1／2～5／8の櫛無梁において，その⊥縁にスパン内法長の！／3，2／3，

3／3，4／3の荷垂幅の等分布荷重を作用させた場合につき，梁長16分割の有隈差法による数値計

算を行ない，その結果から中央1点集中荷：重時の値を外挿法により求めている。それによれば

　　i）スパン中央の断面内の企引張応力についてGeerの解と初等理諸解との比を求めてみ
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ると各荷重形式毎に第4－6図に示す様な曲線を得る。　これらの曲線は荷重形式に拘りなく，

l／［）＝＝　2で大凡近似した植を示し1／Dの減少に伴って，　中央1点集中荷重では曲げ耐力増大比

が大きくなるが，荷重輻が増すと共に増大比が小さくなり，荷1巨：輻がスパン内法幅の4／3伊1の

ときにはl／Dの減少と共に曲げ耐力も低滅する傾向を承している。

　　ii）l／D≦2の梁では梁下縁の最火引張1芯力はスパン中央に生ぜず，支点附近に生ずる。

　　Geerの解では支点幅をスパン内法長の1／6としているので，支点反力を集中力とする

Karman－Seewaldの解とは：支持条件が異なるが，　Kゑrman－Seewald解より求めた中央！点集中

荷重時の曲げ耐力増大比を第4－6図に重ねて記入すると同図破線の様になり，支点反力の影響

を力1｛算しない場合のK6rman－Seewald解とGeer解とは近似した曲線となっている。

　　K6rman－Seewald解では丈点附近の引張応力がスパン中央の引張応力に影響を与えるのは

l／D≦2の範踊であるが，前者が後者を凌駕するのは／／D≦O．6の範囲である。
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第4－6図　E．Geerの壁梁近似解によるlli1げ耐力増ブく比

　3．各種材料による実験結果について

　　3一一・1　G．Nascholdの実験58）

　　G．NascholdはKarm6n－Seewa｝dの弾セi三理論解を実験的に検証する1、」的で，　Hooke則に

従う材料として鋼を，Hooke則に従わぬ材料としてモルタルを採川し，夫々長方形断llllをもつ
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単一スパン，単純支持咬翼！険体に集中荷重を加えて行なった実験結果を報告している。

　　（1）鋼梁の実験　　この実験はスパン梁成比〃D・・2～7の範囲の梁に中央1」∴t集中荷・嚢を

加え，スパン中央の梁．ド縁の歪度を計濁したものであるが，その結．果，外力曲げモP・メントの

一定値に対し梁下縁の最大魚期はスパン梁成比が小さい程低い値となることが報告されてい

る。

　　第4－7図は中央1点集lll荷重を受ける単純梁のKゑrmゑn－Seewald解より求めた第4－2表

の曲げ耐：力増大比を「叉レすくしたものであるが，l！D－7のときの曲げ耐力増大比を100％として

Zμ）各藩に対する1加力増大比の変化率について実験結果と理論／i｝1｛の比較を試みると嗣図に併記

した様に両者は極めて良く一・致している。
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第4－7図　　Kiirmkn－Seewald角翠とNascholclの実験

　　Nascholdは鋼梁については対称2点Yi・　iil．1荷重時の実験を行なわなかったが，上記のよう

に中央1点集中荷電r時について理論髄が実験値と良い一致を示した事に基づいて，Karman－

Seewald解による初等理論解に対する補正が集中i竃「rlを受ける梁に一般的に成立するものとし

て対称2点集中荷重を受ける梁の応力状態について論じている。これによれば第4－8図に示す

様に対称2点集中イ；茸重時には載荷点直下の断面の引張縁応

力度は初等理論による応力分布の折点が門滑化されて初等

理論解よりも小さな値となるが，之と隣接して載荷点から

スパン中央筍：りに梁成寸法の約1／4の距離にある点では逆

に初等理諭値よりも引張縁応：力度が増：暖し，この点が引張

最大応力度を示すことになる。当然，この選取は1／Dが小

さい程著しく，対称2点集中荷重時には中央1点集中荷重　　　　　　第4－8図
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とは逆に／／Dが減少するに従って梁の曲げ耐力が小さくなり，金般に初等理論角～｛｛よりも曲げ耐

力が小さくなることを意味する。第4－7図の太破線は3分点載荷時における曲げ耐力増大比と

1／Dの関係を示したものである。

　　この所論を更に一般化すれば，任意の数の集申荷重が任意の配列で加えられている場合に

外力曲げモーメント図の最大値が尖端となる場合には初等理論値に対して梁耐力の増大を生じ

モーメト図の最大値が材軸に平行な疽線として与えられているときには梁耐力は初等理信州より

も低減することになる。即ちスパン内に対称に加力点が配置されている場合には，加力点の数

が奇数のときには曲げ耐力が増大し，偶数のときには低下を示し，加力点数の増加に伴って曲

げ耐力下火比の正負が交番して次第にその差が小さくなり，等分布荷重時には初等理論解に収

量して両者は一致することになる。

　　（2）無筋モルタル梁の実験　　試験

時の圧縮強度445kg／cm2のモルタルを

用い，　スパン梁成比1．5～10の掩囲の単

純梁に，中央1点集中荷重，及び対称2

点集申荷重を加えた場合の実験結果が第

4－9図の様に示されている。

　　これによれば，中：央1点集中荷重「i．与

にはl／Dの減少に伴い梁耐力の増大が

見られるが，これを1／Z）：＝＝　10ときの植

を基準として1／Dの変化伴う変化率を
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第4－9図　Nascholclの無筋モルタノレ梁の実験
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Karman・Seewaid解による殖と比較すると第4－7図に示す様に，実験値の1／1）の減少1こ伴う変

化率は理論値を大きく上廻り，鋼梁の実験の様な到1論値との一致は見られない。一方，対称2

点集中荷重時にはl／Dの値に拘りなく梁耐力は大凡一定した値を得ている。即ち，いつれの場

合も，Karman－Seewald解の示す傾向と一致しない。　Nascholdはこれらの不一致の原因をモル

タルがHooke則に従わないことによるものとしている。

　　3－2W．　F．　Kellermaunの無筋コンクリート梁の実験59）

　　W．F．　Kellermaunが行なった実験は無筋コンコリート梁の標準IHIげ試験法を設定するた

めの資料を得ることをLl的とするものであったが，その実験結果から次の諦点が明らかにされ

ている。

　　i）　呼1央！点、集「【’膚1重重r時にも，）冠称2点集q：…荷：iEi痔（3分点戴荷）にも，いつれもスパン・

醸成比の小さい梁程大きい耐力を示した。

　　ii）全系列を通じて，中央1点集r11荷重時の耐ソJは3分点集中荷重時の耐力より大きいが

両者の比はスパン梁成比，骨材最大粒径，試験体寸高等に拘りなく大凡一定した殖を示した。

　　結局，これらの実験結果によれば，鋼梁を除いて無筋のモルタル，コンクリreトの梁の山
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げ耐力性状については弾性論による解析が成立しないことが明らかである。

　4．鉄筋コンクリート梁の性状との対比

　　鉄筋コンクリート梁の曲げ降伏｛／吋力が終局強度理論に対して示す余力について，実験（1）～

（6）によって明らかとなった諸特性の中，単純梁について主要な点を略記すると，

　　i）余力は荷重形式，支持条件に拘りなく一般にスパン梁成比が小さい程大きい。但しス

　　パン梁成比が極度に小さいときには逆に余力は低減する。

　　ii）同一の勢断スパン梁成比では，中央1点集申荷ジ莚時が対称2点集中荷潤i与より余力が

　　大きい。

　　lil）　余力は荷重の下着∫幅が大きい程大きい。

　　iv）荷亟が或る段階に達すると梁の支点附近の下端鉄筋に引張応力を生ずる。

　　v）余力には，（a）弓賑鉄筋降伏時の荷重が理論値を上廻ることによって生ずる基本的な余

　　力と，（b）引張鉄筋が降伏しても梁の変形には疸ちに降伏現象を発現せず，梁の降伏までに

　　更に荷重に耐えることによって生ずる余力の二つの要因がある。i）～iv）の諸性状は前者に

　　起因し，後者は鉄筋径に関連した値である。

中央1点集中荷重を受ける場合について弾性論の諸解と実験結果を対比すれば第4－！0図
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に示す様になって，実験結果の示す曲げ耐力増大
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

柴繍潔鰍窪警∵滋養義蹴∵鞠

1／D　＝＝8のときの植を1として変化率を求めると

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　t．4第4－11隠1を得る。　同園から明らかな様に理論解

の．与える曲げ耐力増大比の㌍）に関する変化率は
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　t．a
実験結果に比べて著しく小さい。

　　又，対称2点集中荷重ii寺の性状については　　　Ao

Kellermannの無筋コンクリ…トの実験結果と岡

様に，Karman－Seewald解から導かれる結論とは　　　　　　2　　4　　6　　8％

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　第4－11図理論値と実験値の比較全く逆に，スパン梁成比の減少は曲げ耐力の増プく
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　［l／D　：8のときの値に対する変化率］
を伴う結果を得ている。

　　Kゑrman－Seewald解に従えば荷重幅の増大とともに1【IIげ耐力増大比の低減が予想され，

Geerの解も心様の緒1倉を示しているが実験結果は之とは全く相反して，荷重幅が大きい程曲

げ耐：力増大比も火きな値を得ている。

　　丈点附近の梁下縁に引張応力を生ずる現象は土記の理論解においても認められ，スパン梁

成比が極度に小さいときには支点引張応力はスパン中央の下縁引張応力を凌駕し，却って曲げ

耐力増大比の低減を招くことが説明されている。

　　上に概観した様に，弾性論の諸解は材料力学理論と異なって，梁の曲げ耐力がスパン梁成

比，荷重形式などの諸条件の影響を受けることを示しているが，その解の示す傾向と無筋のモ

ルタル及びコンクリ・一ト梁の二男結果とは合致せず，また鉄筋コンクリート梁の実験結果に見

られる詰牲状を説明することができないものである。

冥「舷（2♪

ｨ一　β・05飾

Q，
｢＿．　　！．27

鼡a一鱒　　　！、92

＼

曾

　　，_　　　　　’＼．
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　　　　　　　V．鉄筋コンクリート渠の応力伝達機構に関する原理的考察

　1．概　　　説

　　上記の一連の鉄筋コンクリtr一ト梁の実験によって，曲げ及び兜断の耐力はスパン梁成比，

荷1重形式，支持条件，軸鉄筋径などの既往の曲げ終縄強度理論及び勢断耐力｝烈論が取．．ヒげてい

なかった諸条件によって顕著な影響を受け，　これが曲げ耐力における余力（応力超過）現象の

原因となり，又影回耐力の諸特性を唱えるものであることを明らかにしたが，実験結果に見ら

れる請性状については，弾牲学の諸理論によっても効果的な説明が与えられない。従って，鉄

筋コンクリート梁の耐力性状を・原〕甜内に明らかにするためには，その応力伝達機構について新

たな立論を必要とする。

　　鉄筋コンクリート機内の応力分布の実状を定II，1：的に精度よく把握することは困難であるが

応力の流れについて基本的な概念を回覧し，これに基づいて実験結果に見られる諸性状の原理
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的な考察を試みる。

　2．基本的概念の設定

　　鉄筋コンクリート梁の曲げ耐力が終局強度理論値を．i二廻って示す余力の原因は実験（6），実

験（2）などの結果から，基本的に次の二つの要因から成立っているものと考えられる。

　　（a）引張鉄筋降伏荷．唯と梁降伏荷重の差　　鉄筋とコンクリートの付着力が充分に強力な

ときには，鉄筋の一局部が降伏点に達しても，降伏によって伸びの増大する範囲が微小な長さ

に限定され部材全休の変形には1直ちに影響を及ぼさない。更に荷喰が増大して付着力が失われ

る範囲がある長さに達した時に，はじめて荷重擁み曲線は降伏現象を明瞭に示すに至る。従っ

てこの余力は，他の条件が同一一ならば鉄筋径の小さい程，即ち胤長・断面積比の大きい鉄筋程

又コンクリートの付着強度が大で鉄筋の降伏点が低い程その効果が顕著に表われる。従って余

力の中のこの要因はスパン梁成比，支持条件，荷重形式等とは直．接には拘りのないものである。

　　このコンクリ・t一トの付着力によって直接与えられる余力成分を，仮に余力［1］と呼ぶこと

にする。

　　（b）応力伝達機構に基づく応力昏絶　　⊥記余力［1］の他に，スパン期成比，載荷形式，

丈持条件等によって与えられる余力がある、これは外的な曲げモーメントの分布が，部材内に

生ずる内力の分布と一致しないために生ずる余力である。一方，余力［！］を取除いて考えると

曲げ亀裂の発生した断罪においては，終局強度理論の与える抵抗モーメントの値はその断面の

曲げj／k抗能力を正当に評価しているものと考えられる。従って更に余力が存在する原因は通常

想定している見掛けの曲げモーメントが実際に都材断而に作用している山げモーメントより大

きいことにあるものと考える。即ち，外力によって直接部材に力llえられる見掛けの曲げモーメ

ントの金てがその部材の曲げ応力を形成するのではなく，外力の一部は曲げモーメントとして

働いていないと考えるべきで，その効率がスパン梁成比，荷重形式，支持条件等の函数として

与えられるものと考えられる。この余力成分を仮に余力［2］と名付け，次の様に構成されてい

るものと考える。

　　i）鉄筋コンクリート梁の一ヒ縁に作用する荷電の一部成分は載荷点と支点を結ぶ線上で，

載荷点から支点え直接伝達されて，材中央部の曲げモーメントの形成には参与しない。残余の

荷重成分は既知の梁理論に従って，曲げモーメントとして部材断面の抵抗モーメンi・に平芯す

るものと仮定する。この二つの荷重成分を夫々，経界をアーチ成分（又は！・ラス成分），後者を

曲げ成分と仮称する。この想定は平面保持の仮定を前提とする理論と，しからざる理論の混用

であって便宜1杓ではあるが，今の場合重．要な矛盾ではない。

　　ii）曲げ成分とアーチ成分の和は当然全荷電であるが両者の分割比は基本的には，スパン

梁成比，載荷形式，支持条件等によって与えられると考える。

　　iii）曲げ成分とアーチ成分の分割比は又，荷償段階によっても変化する値で，梁の変形が

増大すればアーチ成分の比率が高まり，終局荷重に近づく程，梁内のアーチ作用は顕著となる。
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　　鉄筋コンクリート梁の応力伝達機構として，梁内にトラス又はアーチを想定する考え：方は

決して新しいものではなく，古くはW．Ritter或いはE．　M6rsch24）が梁内の男醐1応力伝達機構

としてトラスを梁内に想定し，O．　Faber60），　K．　W．　Johansen61）は定着二二の機構をア・・一チの想

定により論じ，R．　Saligeri’）も終局時の鉄筋コンクリート梁をタイドアーチと兇微し得ること

を論じている。しかし単純支持の鉄筋コンクリート梁を単にタイドアーチに置換えてみても，

梁中央では曲げ維裂発生のためにアP・チ頂部の剛性は極めて小さいから，アーチが成立して載

荷点から支点えの応：カの流れを・生ずるためにはアーチ繋材に’T　一一　M！iにイ・網野する引張力を・必

要とし，鉄筋の受ける応力は通常の曲げ理論によって最大モーメント位齪の断面について算定

される値と大差なく，之によって余力の形成を説明することはできない。A．　J．　Ocldestone62）

は床板に生じる大きな余力を観察して，その原因としてのアーチ作用を論じているが，これは

淘辺の晶晶は版による水平反力の存在を前提としての論議である。

　　今，実際に鉄筋に生じている応力は外力との釣合から予想される値より低いのであるから

鉄筋即ちアr・チ繋材は何らかの形で応力の減殺を受けていることになる。ア・・一一チ旧藩は：支点位

置で載荷点から支点え藏接伝達された斜圧縮力の水平分力に等しい引張力を・負担しているが，

この引張力は支点からスパン内方に向って離れるに従って，コンクリ・・トの付着力によって滅

殺されて，　スパン中央部の鉄筋（．繋材）の応力には大きな影響をもたらさないものと一応考え

よう。この場合のコンクリre一トの付蒋力は通常の曲げ理論において，鉄筋応力がスパン巾央部

より支点に向って減少する場合に生ずる付議力とは方向が逆で，之を緩和する方向のものであ

って，何らかの理由で鉄筋とコンクリートの付着力が乱れる場合には終局強度理論値に対する

梁耐力の増大は生じないことになる。

　　今，無載荷の鉄筋コンクリート梁の下端鉄筋の両端1こ引張力丁、1を加えると，鉄筋の応力

はコンクリートの付満力による抵抗によって材端から中央に及ぶに従って緩和され，梁の乱雲

方向に梁端からXの距離1こ口ける鉄筋の応力をT。，スパン中央でTcとすれば

　　　　ZrT．〈　［T’．〈　T．，　（5－1）
である。無載荷梁の場合には，コンクリートに亀裂を生ずれば亀裂位置の鉄筋の引張応力は三

都の引張力Tλに等しい値となり，上記の様な応力二線を生じないが，荷重を受けている梁の

場合には逆方向の付着力が存在しているのであるから，曲げ亀裂が生じても上記の端部からの

引張力がコンクリ・一一トの付富力によって緩和される効渠は失われない。ここでは曲げ成分と重

合されることを前提として，ア・・チ成分によって生ずる支点位置の鉄筋の引張応力の推移のみ

を取上げて論を進める。

　　鉄筋が記点において元の位置からdx、だけ変位し，　x＋dxでd．x，の変位を生じたとし，

ぬ問の平均付着応力度τ。。はこの変位量の平均値に比例するものとすれば，
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　　　　　　　　　　TA“

　　　　　　　　　　　　　　　Tx　7c
　　　　　　　　　　　　！mst

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　第5－1図

　　　　　契・バん・∠触砺＝・　1・・］x

　　　　　　le：材料的条件により定まる係数

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　dx

　　　　　dTa，　”：：’　？lf’rax　dx　＝＝　le“dx・dx

　　　　　珈』許一青器穿

　　　　　蓋無÷・事盤一義7

　　　　　・誓望L蓋177』一・

　　ゐ為E・碗一IZ2とおくことにより

　　　　　Tx　＝　A　enx十B　e－nx

　　　　　x＝＝O　T．　＝：　TA　＝：　A十B

　　　　　x　＝＝　1　T．t　＝＝　T．t　＝：　A　eni－i－Be一’ei
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　　　　　A（1－e”i）十B（1－e一’ti）　＝　e
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　　　　　・一一，丁鵬一審ξ、・T・t

A＞　e7tgが1よりも非常に大きい値であるとし．て

　　　　　7’”i！2　－一　2e　2　・7］A　＝・＝・一一　／Tii

　　　　　　　　＿墜乏
　　　　　2　：＝＝　2e　2　＄！

但し

　　　　　　　　　　　　　ぴ
@　　　　　　　　　　　　1一一一顧幣騨，一覧藺画一一一　曹一曹曹冒曹一一一冒響酔騨顧一

7㌔㍉E・師一、E・・、・ノ∬ど鰹㍉Ew盈ゴ・
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　　　　・託｝鉦一差写／1憲　 （・一・）　÷

　　　　　d：鉄筋径

1は端部に生じた鉄筋の引張応力のスパン中央えの到達率で

あって常に！より小さい値である。
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1
　　洪悦郎博士の引抜付着力の実験65）によれば，第5－2図に

示す様な試験体で，強度160kg／Cm2程度のコンクリートを用
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　篭叙
いての試験の結果，第5－2図のA点の変位が大凡3／100mm　　”2／b，i　　，
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　／　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　f一　一一　一／　一一一　一1

1

A

「1，（：

B 鮮

←
●

〆9φ

り

B

A

125

に達するまではB点に変位を生じていない。今，付着応力度　　　　　　，　　　i　　．
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　10一イー，　i
分布が薗：線的であるものとして，試験休中央Cにおけるleの　　　　　／i　i　．i
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　コ　ロ　　　　　し　　　　　コ

恋轡蜘の変鵬のi｝勤｝麟として求めてみ照i
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　／　雲　3
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一津　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　x／0　7nm　　　　・一髪』c躍肉詰≒・・㎜・・／・㎡　　第・一・図

　　　　・弓7／、。4瓢冠≒詣一cm－1　　　　（・一・）

スパン90cmで引張筋16φのときは

　　　　n≒0．1cm　ユ

　　　　　　　＿G．1×90
　　　　2＝＝2e　　2　≒0。02

引張筋9φでは，λ≒3×！0’‘となる。即ち二品力が完全であれば，支点位置で鉄筋に引張応力

を生じても梁中央部分の鉄筋応力えの影響は勇三常に小さいものであると云える。

　　以上のことから，余力形成の原因の一つとして，鉄筋コンクリート梁内にタイドアーチ約

な応力伝達機構が形成されることによって最大モーメント位羅の鉄筋の応力が低減すると考え

ることが可能となる。・今蝋純梁に中央1，・kL集中荷．重が作用する場舎を例にとると，通常の曲げ

理論では鉄筋の最大引張応力は

　　　　㍗÷・ぞ

で与えられることになるが，之に対してアーチ的機構では，弟5－3図に示す様に，載荷点から

支点え直接伝達される荷兎成分は交点位置の鉄筋に引張応力を生ぜしめるが，之はスパン中央

点の断而のモーメント形成には参与しないため，スパン中央では

　　　　　　　1）ノ／
　　　　　　　　　一十17L，　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（5－8）　　　　　Tc罵一
　　　　　　　　4ブ

催しTA＝ノー（Pオ）
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　　　　P＝P遜÷P1穿

　　　　　　P．t：アーチ成分荷重

　　　　　　f）B：　曲げ成分荷軍

となる。上述の様に一般に2は非常に小さく無視し／写る磁であるから，スパン中央点での鉄筋

応力は荷重の曲げ1戊分のみについて考慮すれば良いことになる。この場合に予想される第5－3

図の応力状態は実験［6］で得た引張鉄筋の応力分

布の傾向と一致している。

　　要するに，余力［2］の成立も鉄筋とコンクリ

ートの付着力に起因するものであるが，　余力［1］

と余力［2］は上記の様に機構的に全く異質のもの

であって，余力［2］では鉄筋の周長断而積比，又

は付着強度と鉄筋降伏点の対比の影響は鉄筋に生

學4t
一

＼　　　報4
　　　　　　　　　　　　万　xi／／

　　　第5－3図

ずる引張応力に比して微小な値である。削節以下に，余力［2］の応力伝達機構が成立するもの

として，基本的な加力方式について曲げ魅力の基本式を導き，実験結果との対比を試みる。

　3．中央1点集中荷重を受ける単純梁の曲げ耐力について

　　3－1　基　本　式

　　載荷点位置で荷重1）は主卜無限弾性板の直線境界上におけると同様に放射状の応力を生じ

（第5－4図（a）），更にこれらの放射状応力は，梁下縁に沿って分布された放射状荷重を受ける梁

（第5－4図（b））との重合によって相殺されるものとする。この考え方はStokes等の解の方法と

手工であるが，ここでは反力も放射状に分布し，その一部は荷重よりの放射応力の一部と梁内

で均衡するものと考える。これが前述のアーチ成分と名付けたものである。残余の曲げ成分に

一一C．一d一＝mLpt
ω七諺勿§ミ序論
　　　　　　　　　k，　NNN－N　k　　　　　／／
　　　　　　　　　N

（b）

（c）

k、い
・、

第5－4図

工
P

　　1
cじ／、㌘　　　　　ρ

孤

ρ7
冒戸

‘ム）

　　　　　，E／く凶・　　　　　　　　／　　　レz　　　　！

工↓

一双

←＿＿a一
　　　第5－5図
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相当する応力は梁下縁に（c）図の様に分布するものとする。

　　載荷の初段階では梁金長に亘って剛性が大凡均一で．Lしつ高いので，梁は殆んど弾性理；；1首の

解析に近い状態にあると考えられ，この段階では放射応力の梁内での均衡も極めて小部分に限

られる。：支点における鉄筋引張応力Tオも未だ零に近い値で，支点反力は材軸に対し殆んど直

角四海に働いていて荷重のアーチ成分は小さな値である。（第5－5図（a））

　　荷重が次第に増大し，それに伴って曲げ亀裂が発生し梁申央部の剛性力弍低下して変形が大

きくなると，支点部に水平変位と［動！紫を生じて丈点位置の下端鉄筋の引張応力が増大し梁のタ

イドアーチ的な牲状が強くなる。支点における鉄筋の樹張応力と鉛直反力の合力は支点附’近｛こ

半無限弾性板の直線境無上に秀ミ；1・め：方向の集中力が作用する場合に近似した応力分布を生ぜしめ

第5－5図（b）の様になる。

　　・今，載荷点における放射応力の中，第5－5図（b）に承すβ・一〇～βの鞄Pii｛の応力が直接載荷

点から支点え伝達されるものと仮定し，　この範囲の応力の合力瑞は載荷点と支点を結ぶ直線

上にあるものと仮定する。

　　半無限弾性板のlll藍線境界⊥に鉛痘に集ri二1荷重が作用するときの応力は，周知の様に載荷点

を極とし，鉛呼線を首線とする極座標をとると（第5－5i繋D

　　　　a，・　＝一美書蝉，a・　＝＝・，一・　　　　　（・）

で与えられ，微小角4α内の塔力東を認）とすると

　　　　　　　　　　　　　　　　　　2！）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　cos　ev・dcr　（b）　　　　dl’　：：：：　o．　dA　＝＝a．．b・r・d．r　＝＝　一一

　　　　　　　　　　　　　　　　　　r．

単位放射川内の応力束Pは

　　　　餅盤卜一望…α　　　　　　　（・）

ρの水平方向分力海，及び鉛直方向分力拓は

　　　　；：：：．；ig，：rm；nvtl・lgi／’k，si：3，f．／　．　，，，

　　　　β一女一・

より

　　　　dl），T　一　’1；一　sin　2fi　dB

　　　　　　　　r，

　　　　砺婆・・㎡β・dβ
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　　　　　調号ll・in・β・β÷・ずβ一℃・　　　　　（5”9）

　　　　　p，e，＝￥1，）　S：sin2SclB　＝＝　｛i，一（B一　一1，｝一，　sin　2B）　ww一＝　R，i　（5－10）

Ppが載荏点と：交点を結ぶi豊工線上にあるためには

　　　　　一・・一帯論…・β一望　　　　（5－11）

　　　　　1’B　＝＝　1’一？．．　1’fiy　＝＝：　P｛1一；，　C2S－sin　Ltf3＞｝

　　　　　　＝　p（i一　一lll1721／　sin2　s）　’　（s－i2）

これらの値の相互の関係を第5－6図に示す。Pβμ）は全荷重中の財1げ成分荷重の比・即ち

有効曲げ荷重率とも称すべき榿である。

　　曲げ荷重成分PBによって生ずる載荷

点直下の断面の引張鉄筋応力7読をStokes

の解が導かれた方法に倣って求めてみると

見掛けのli11げモeメント

　　　　　　　　Pl　　　　　　　　　＝　T，」“　　　　A4e　＝：　＝2［

1）Bの鉛直成分による曲げモーメント

　　　　　M一号並幅竃

　　　　　　×（i一　tt　L　sin2　B）

P1ナの放射応力の水平成分による曲げモ・・一

メント

　　　　　ハ・！／・一一号（穿一勾

　　　　　　＝　一一：Cltl；Slit　一P　cos2　B

PBの水平成分によって生ずる軸方向引張

力の1／2を引張鉄筋が函嶺するものとして

　　　　　Ti！x　nv一　一；“　e，一cos2　B

　　∴　7b＿‡（ル件M〃）＋T・／・

　　　　　　　　ノ

p

t50
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＼、、

丑
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1．　Oo
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be　o
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　　　　　第5－6図
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　　　　　躍｛ト釜（・＋・iポβ一渉・・s2　B）｝　　　　（・一・3）

従って引張鉄筋の応力低減比cr　eま

　　　　av　＝＝　Se　me　i一　一lllP9　（i＋sin2　fi－t？一　cos2　s）　（s－k）

これより，ブ≒0．8Dとして曲げ耐力増大比！／αの推移を求め，弾性論の諸解と対比すれば第5－

7図の様になる。

教

rS

t．6

／a

t2

fe

06

　　　　　　　　　　　os
　　　　　　　　　　　　　l2」4　5S7Sq　IO　e／D

　　　　　　　　　　　第5－7図　中央1点集中荷重時曲げ耐力増大比

　　スパン梁成比が著しく小さいときには，端部に生ずる鉄筋の引張応力7’、tがスパン中央の

鉄筋の最大引張応力Tcよりも大きくなって梁耐力は7ンによって抑えられる様になり，その

範囲では1／Dの減少とともに曲げ耐力の低減を生ずる。第5－6図で7「』／PとTc／Pの曲線の交

点は1／Z）≒2であって，これが上記の限界値となる。このときの1．U．1げ耐力増大比は1／α≒2．4で

この値が余力［2］による曲げ耐力増大比の上限値を示すことになる。実際の梁の実験では1／D

が小さく梁耐力が大きくなるとともに載荷板直下の圧縮応力度。σvが非常に大きくなり之によ

って耐力の上限値が擁えられる場合が多く，一般的には曲げ耐力増大比の上限値は上記の値よ

り更に〃Dが大きい所に生じ1ノαの最大値も低いものとなろう。

　　3－2　実験結果との対比

　　爽験結果から求めた曲げ鮒力増大比は余力［！］の効果を含んでいるのでここに導いた理論

値と直接の比較をできないが，その影響を取除くために，1／Dの変化に伴う曲げ耐力増大比の

変化率を比較してみる。

　　実験（2），（6）の結果と理論値の夫々についてl／D　・一　8，（αμ）一4）のときの曲げ耐力増大比に対

する各曲線の変化率を求めると第5－8図・（a），（b）の様になる。l／D　・：2において実験（2）の万一

1．27％，ル＝192％の曲線が著しく低い値を示すのは，これらの試験体が曲げ破壊に先立って

）ユ

　　　　　　　隔　一　＿　＿　一

@　　　　　　．　一　　．　　一　　，

@　　　　　　｝　Lr　一　・　．一
D皿

門口　　　鉄腕］ンフ野卜照

J臨鵜｝脚
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　　　　　（b）各曲線の比較

5－8図　中央1点集中荷重時曲げ耐力増大比の比較

荷点及び支点でコンクリートの圧潰により最大荷重を示したためであるが，これを除いて比

すれば，本章で導いた曲線は実験結果と良く一致していると云える。

輔重を受ける一荷梁の曲げ耐力，、ついて　　四・書　y
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　eC　iD
　集中荷重を受けるN載荷梁の応力伝達機構は単純梁

中荷重時の機構の組合せと考えることができる。第5－9

に示すN載荷梁を，同図に示す様に夫々スパン中央に集

荷重1）1をもつ2個の単純梁の重合と考える。このN載

梁の見掛けの最大曲げモeメントは

Tw　p，
了’7 妾・Pl．

5－9図
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　　　　臨寒冒＆z

であって，これは単純梁ABにP、一2／3　Wが作用したときの値に等しい。この梁とアーチの一

方の脚BCを共有する単純梁CDを重合しても，　AC聞で載荷点Cより支点Aへ直接伝達さ

れるアーチ荷重成分はl／Dによって与えられる値であって

　　　　R，・一聖一警

であり，BC賜のアreチ荷重成分は

　　　　2R，．　＝　1），．　＝g　WA

となって，荷重のアーチ成分と曲げ成分の分割比には単純梁とN載荷梁の差異はない。従っ

てこの梁がC点下縁，又はB点上縁の引張鉄筋の降伏を生ずる際の曲げ耐力増大比は，これ

と等し．い〃Dをもつ単純梁の場合と陶一である。これは実験（1）において曲げ破壊を生じた梁

について得た結果と一致する。

　5．渠上の任意の1点に集中荷重が作用する場倉の曲げ耐力

　　1点集中荷重が一支点から距離αの点に作用しているとき両支点をS，，S，とし夫々の鉛直

反力をR，，R2，支点位齪での鉄筋引張応力をT．t1，　Tバ、

とすれば

　　　　P　＝＝　1）ri十，1’）B

　　　　R．　＝：＝　Rri，十R．t，

　　　　…紘一÷・C・・砺rf。一
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一1．ILm＋一一ts＆一e

前と同様に　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　第5－10図

　　　　瓦11望＠÷・…B・）謬2・・㎡B，

　　　　RA2　＝m　一｛’L　（B，一　一lt）　sin　2B2）　＝＝　rm｝i｛tl｛1’］2its’　sin2　B2

P

βr’
@　’
@　，
@／

＼’　　2

@＼　　、　　、　　　　　　　　　　　　　　　　．

θ，　　ノ ＼　　　　6』
尾

5， 5z

　　　　P．　＝：　P一（R．，，＋RA，）

　　　　　　一P｛・一磁器蜘＋嵩・・n・　B2）｝

外的な見掛けの最：大曲げモーメント

　　　　璃一二牛盈

Pnの鉛直成分による曲げモーメント
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　　　　　M一呼過

！）iSの．放射応力の水平成分による山げモーメント

　　　　ハ4tX　一一げ記・ゆ書一」詔・・s・　fii

P君の水平成分によって生ずる軸方向弓賑力の1／2を引張鉄筋が負担するものとして

　　　　　隠沼・・s・　Bi

　　　　　7b＿斗（M・＋ハ4u）＋7w

　　　　　　　　ノ

　　　　　　」彫二蕉L崇C｛罫一・）・・s・　Bi

　　　　・＝＝　・一認適（1＋　L－1－f？kL　sin2　fi，　一i一　一kttilg一　sin2　S，一　一1・　li……一…　cos2　B，）　（5－15）

（5－15）式でα一〃2とおけば（5－14）式を得るが，両式から載荷点のスパン「ll央点よりの偏心が著

しくないときには長い方の勢断スパンの影響が支配的になることが判り，実験（2）においてス

パン長の10％の偏心を与えて行なった実験結果と一致する。

　6．対Pt　2点集中荷重を受ける梨の曲げ耐力について

　　6－1基　本式

　　前節と心様にして

　　　　1’　＝z　PA十PB

　　　　P．　＝　2（R．，，十R．t，）

　　　　　　　　PD　　　　RA，　＝＝　　　　　　　　　　sin2　Bi
　　　　　　　　27，a

　　　　魅轟蝿　　　：ヒ±ゴ
より　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　第5一狂図

　　　　」1’i，　＝　P｛i一　一9一　（｛Y一　sin2　B，＋　一2ilE－Et一一　sin2　B，）｝　（5－i6）

見かけの山げモーメント

　　　　　　　．1）．ct
　　　　IVIe　：＝i
　　　　　　　　2

Pβの鉛直成分による曲げモーメント

　　　　Mi＝ts，3’G．r

　　　　　　　　？一

PBの水平成分はこの場合，2つの載荷点の間では座縮応力となって

P P
　 一2 レ2 z

β”
■

　防　　／
Iθ，　’

，’
Aイll「

負z 盈z
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　　　　　　　　Tf”　＝　一（T．t，一　71e）　＝：　一　一itlSl－rr　（sin2　Bi　一sin2　fi2）

この偏心荊li圧詣i雪力による1撫げモーメントは

　　　　　　　　Aav　＝＝　一“1一’4／i－D　（sin2　B，一sin2　fi2）

スパン中央の断面の引弓長鉄筋に生ずる応力は

　　　　　　　　丁…解二＋一竃！／

　　　　　　　　　　　＝＝一｛S／Li［1－itptt（al＋c）｛sin23，＋sin2B，一1｝t一（a一£Xi－liiL－E－」’）（sin2ig，一sin21g，）｝］

　　　　　　　　a　av　i一　rmxETtil．　iZ’llra’ciSc）’［sin2　Bi＋sin2　B2一　一li一　｛a一（a・＋c）一t！一一一｝　（sin2　3，一sin2　3，）｝］　（s－i7）

．．．1：式で」7D≒0．8として，　a／D・・O．5～6，0，　c／1）”O～4．5の範1隙こついて引張鉄筋の応力低減上ヒα

曲げ耐力増大比！／αを求めると第5－1表及び第5－12図を得る。表中［］内の数値は，端部の鉄

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　第5－1表

a／Dl　e

c／l）

B o O．5 1．0 1．5 2．0 2．5

　　　26G30／
O．5
　　　　　　　10！0

［O．981］　1［O．707U［O．535H［e．430］　1　O．389　i　O．4e8

　　1．02　［　1．4！　i　L87　1　2．32　1　L）．57　1　2．45

　　　45。00／
！．0

　　　　　69030X

［OA4．6，］．1　O．6P2一一　1　O．6SEI

　　　　　　　　1．66　1　1．50　　2．24

O．700　［　O．711　1　0．729．

　　1．43　［　1．41　1　！．37

　　　56Q20t
！．5

　　　O．727　1　O．809　1　O．839　1　O．856　1　O．866　［　O．872
5！Q　　　　l，38　　　　！．24　　　　1ユ9　　　　！．17　　　　1．16　　　　1．15

　　　63e30／
2．0
　　　　　4eO3ei

O．847　IO．896　IO．912　IO．921　IO．928　10．｛31
　　1．18　1　’Ll．2　1　1．10　i　1．09　1　！．08　1　1．08

　　　68010t
2．5
　　　　　33e30t

0905　10．938　IO．948　IO．952　［O．956　IO．959
　　1．！1　1　1．07　［　1．05　1　LO5　［　1．05　1　1．04

　　　71030t
3．e
　　　　　28030t

O．936　iO．961　IO．967　IO．972
　　LO7　1　1．04　1　1．03　1　1．03

3．0

O．422
　　2．37

O．735

　　！．36

O．876

　　！．14

O．933

　　1．07

O．960

　　！．04

陪30・91も轟・

　　　74QOO／
3．5
　　　　　24020f

O．954　1　Oij75　i　O．9．　78　1　O．980　1　O．981　］　O．982

　　1．05　i　1．02　1　1．02　1　1．02　1　1．02　1　1．02

　　　76“OO／
4．0
　　　　　20e40t

O．966　［O．983　le．985　IO．986　10．987　IO．988
　　1．03　［　！．02　1　1．02　1　LOI　I　1．01

O．983

　　1．02

3．5

O．430

　　2．33

O．737

　　1．35

O．877

　　L14

O．935

　　！．e7

O．961

　　1．04

O．975

　　！．03

O．984

　　1．02

O．989 O．989

　　　77030×
4．5
　　　　　！8045i

O．973　1　O．987　1　09．　89　1　O．990

　　1．03　1　1．01　1　1．01

O．｛　90 O．991 O．991 O．992

4．0 4．5

O．435　IO．435
　　2．30　1　2．30

O．941　IO．942
　　L35　1　1．35

O．879

　！．14

O．881

　　1．14

O．935　iO．936
　　1．07　［　1．07

O．962　IO．962

　　1．041　LO4一

O．9．　76　1　e．976

　　！．03　1　1．03

O．9．　84

　　！．02

O．989

O．992

　　　78040／
5．0
　　　　　17000i

O．97g　1　e．990　1　O．9．　91　1　O．9．　92

　　LO2　1　！．01　1　！．01

O．993 O．993 O．9｛　tl O，9｛　4

　　　79040i
5．5
　　　　　15030t

O．98！

　　1．02

！

　Cl’
　　　　！／cv

6．0
83G30〆

@　14σ20ノ

0984
@　1．02

1
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xo

o．8

0．6

0．4

o．z

o

、

　一　　一　　　　一　　一

　一f　　　　10
｝　　＿　　一　一

E鯉．＿一、、、

　7^プ／
　　’I／！／@　／／

^　　5　　　’4　　　／ 急為
8　5．　一一ε／2

／ ‘　　　　　　’

、、＼、＼　’ ・り・／
勿／’

　／x〆D／7八奪　’1　！1

”　　　「

ノ1　’

’　”「　　，

F　「　　’
”　　　「
1　’
r　　　’

1　　　「

P　’ £＋o→一4
’　　　「

1
r　　’

」　　’

l　l
P
’

／ 2 5 4 5 6

．a／D

第5一玉2図

幅引張応力がスパン中央の引張鉄筋応力を凌駕して，之によって上限値が与えられている場合

の殖である。前述の様に実際の梁ではa／Z）が著しく小さくなると梁耐力の土限はコンクリー

ト強度と載荷板両積の影響を受け，曲げ耐力増大比の低下を生ずる。

　　6－2　実験結果との対比

　　（1）‘μ）一定で1が変化する場合

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　i5
実験（3）の対称2点集中荷貢を受ける単

純梁は。／D＝3，cz／Z）＝1～5，1／Z）一一　5～13

であったが，この曲げ馬力増大比を本節

で導いた理論値と比較すると第5－13闘

に示す様になる。　実験値は余力（！）の影

響を含むが，曲げ耐力増大比の変化率を

比較するため，　αμ）一一　3のときの実験値

の平均鮪（1／α驚LO9）を基準として，これ

に対する比率を乗じて本節の理論値を書

き直すと同図点線の様になって，実験値

と良く一致している。α／D＝1では梁耐

力実験値がコンクリートの圧潰によって

与えられたので実験値が低い値を示して

k

ノ4

1，5

i．z

i’t

1．0

ag

実験（5｝ 2…蓮集中荷篁

夢：3，、｝％…

、、

▲

傷，／．％ 二∫、0

、、 ▽▼ 『篇0

w二〇づ8
／％・5・

、

、

、

＼

＼

＼

＼o

o

、、

、、　　、

一　＿　　　

％・5

O　　　　f　　　　2　　　　5　　　　4　　　　　g

　　　　　　　　　　　　　　　　a／D

　　第5－13図実験値との比較（cゾD一定1
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いる。

　　これらの表及び図から明らかな様に

詐称2点集中荷重を受ける梁においても

勇断スパン梁成比が小さい程曲げ耐力が

増大する事実を本論のアーチ作用によっ

て説明することができ，Kfirman－See－

wald解から導かれる結論と実験結果と

の矛盾を解消し得た。

　　（2）1／Dが一定でa及び。が変化す

る場合　　実験（5）ではスパン梁成比を

義6

瓦4

Z2

to

135

＼
層一一 Z｝一一

E曹一一一怩酎qh鼈

実．険ぐ5）

i圧潰）

噛＼
一　　F　　一　　．　　一
陣計髄

、　、　、　魅　、　臨
＼ 2桑募ヰ荷重 ％二65

’ 、、

’

、
、、

！

＼
、

’ 、 「＼9
’ 一’藺一一

●

as　Jo
sS　4．5

第5－14図

L5　2．o　？，s　」．O　a／p

J・5　　　　25　　　　1・5　　　　ク5　　　　　（ン金）

実験傭との比較（1／！）一定）

1／D謹65に一定し，対称2点集1＝1」荷重を加えて，その載荷点間隔を。／D＝o・5～6・oの範囲で変

化せしめたが，その曲げ耐力増大比を本節の理論値と対比すると第5－14図の様になる。敵中，

点線は。／D一・O．5，α／D　・・　3．0の実験値を基準として，これに対する比率を変じて理論殖を書直

した嫉である。この場合にも，a／D＞1．5において実験値と理論簸はll亟めて良い一致を示して

いる。この曲線はα／D・＝20～3．0の1距囲の変化が。／1）が一定の場合に比べて僅少であるが，之

はa／Dの増大と。／l）の減少が死時に与えられているためで，第5－！表に兇られる様に2点集

中荷重時の曲げ耐力増大比は論断スパン梁成比～定の時には，単純1拍げスパン梁成比の小さい

程大きな櫨を示す。これによって巾央1点集中荷電ll寺のi／1．1／1げ耐力が2点集中荷電時の1語寸力より

も大きな値を・示すという。Bach，　Graf以来の実験的事コこを説明することができる。

　7．分布荷重を受ける梁の曲げ耐力について

　　実験（1），（4），（5）において，分布荷重を受ける梁の［i，11げ耐力増大比は，その見掛けの最大曲

げモーメントと最大勇断力の比λ4／QDと等しい値の勢断スパン梁成比をもつ集申荷重時の曲

げ耐力増大比をもって大凡近似し得ることを示し，Mノ（2Dを平均勇断スパン梁成比と名付けた

が，その意義について検討する。

　　簡単のために単純梁のスパン中央点に関して対称な範［獺に等分布荷重が作用している場合

について考える。

　　対称2点集【†1荷飛時の引張鉄筋の応：力低減上ヒは（5－16）式により次の様に与えられるものと

する。

　　　　…柳井｛÷・il脚∴・・♂＆｝　　　　　（5一・8）

但し

　　　　・一・臥細細…「煮蟻転

集中荷重時には載荷点における放射状応力の水平成分が偏心軸方向力となって引張鉄筋に山げ
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及び軸方向力による応力を附加するものと考えられるので

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ノLO（5－16）式は直ちに応力低減比を示すものではないが，等分布

荷重時にはこの成分の影響は連続する隣接載荷点によって消

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ct（x）
去されるものとする。

　　等分布荷重測がx＝x、～x2の範囲に作用しているとき，

点Xにおける微小梁長dxに作用する荷重によってスパン中

央点の引張鉄筋に生ずる引張応力／ac　d　Tcとし，常用の理論

により与えられる同点の鉄筋引張応力をdTGとすれば，こ

のときの応力低減比cr（。）は

　　　　　　　　dTe　dMc　Tv　B
　　　　　ex（a：）　X　一lllzr－s一　：＝　rZZI？ltZZI一　”：：　Ui，E］一

　　　　　　　WB：曲げ荷軍：成分

全荷重幅の荷重による応力低減比は

　　　　磯藻霊∫1等義∫一

平均値の定理により

　　　　　忽

即ち

但し

∫1，1・卿織∫1：麟

S：’cr〈x）di］　＝：：　a（．t・．，）（a；2－xa），

　1

Xi〈　1］c；〈　U2

cr（xl）〈ev（x，．，）〈Clf（x2）

Sl［iCV（x）　1）dV　＝　1］g’cr（a：，．）’（　1］2’　Va）

　　　　　　2
　　・α筋r耳順隔・（x・一x・）

　　　　　2紛　　　　　　　　　　　　　Ca　　　rmum　一x2’＋T｝IJIr　a（x？n）　＝　rEls　rt　’a（x．tt）

第5－16図

P

　ー

メご｝＋Xz

（5－19）

86

銑21 g』ぎ

（5－20）

　　　I

e／z

　第5一エ7図

上式より，鞠，　Cntを知れば分布荷重時の応力低減比を集中荷〔倒r寺の応力低減比に対応する値

として示し得る。

　　1α（忽ρ一α＠湖の値が著しく大きくないときには
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　　　　紛≒砧一晋　　　　　　　（5－2・）
　　　　　　M：点X2における見掛けの曲げモーメント

　　　　　　　9：置賜における見掛けの勇断力

即ち

　　　　ucr　i一：　cr（x，p　Hh　crof／（2）　（5－22）
となって，M／9・・xとして（5－18）式による近似が可能にな．る。

　　全スパン等分布荷重時，及び中央1／2スパン等分布荷額1時について，（5－19）式を数値積分

し，上のM／9－xの近似値の誤差を検討すれば第5－2衰に示す様になり，この誤差は極めて

小さく，一般的にこの近似は妥当なものと云えよう。

　　　　　　　　　　　　　　第5－2表　i14／Q≒a！の誤差

1／D

tea

全スパン等分布荷重暗

3 4 5 6 8 10

1O，599　O．739　O，818　O．866　O．919　O．946
（r（Mf（2） O．530　O．696　O．800　O．864　O．9．30　O．960

ucr／cr（，v／q）
巨・3

1．07　1．02　！．00　O．99　O．98

中央半スパン等分布荷重時

3 4 6 8

O．765　O．869　O．949　O．974

O．692　O．833　O．936　O．970

1．10　1．04　1．01　1．00

　　但し実験（1）の結果では片持梁についてはこの近似は成立しなかった。従って上記のMは

正の最：大曲げモーメントに限るべきある。負の曲げモーメントの値が正の最大曲げモーメント

より大きい場合については，更に実験的検討を必要とし本論文では言及し難い。

　　即ち「分布荷重を受ける梁が亙1ヨlliげモーメントによって破壊に至るときの曲げ耐力増大比

は，そのM、。。x／Q，。。x・Dの値と等しい勇断スパン梁成比をもつ集中荷重時の［jlLiげ耐力増大比に

よって近似し得る」と云えよう。

　8．勢断抵抗の性状について

　　勢断亀裂発生後，勢断破壊に至るまでの応力状態については，Moody，　Hognestad30）らが

勢断籏縮破壊について論じ，勢断引張破壊についてはFerguson32）の解析がある。その他の諦

家によっても同系の解析が行なわれたが，実験的に観察される破壊の諸相を十分に説明するも

のではなかった。

　　梁内の応力伝達がアFチ又はトラス的な機構によって行なわれるものと考えると，各種の

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　さ斜張亀裂の発生範阻と勢断破壊に至るまでの過程が理解できる。

　　通常の梁理論では，rl［1げ亀裂を生じていない断面では中立軸上で勢断応力度が雌大である

ため，主引張応力度がコンクリートの引張強度に達すると巾立軸位置で之と45。方向の斜め亀

裂を生ずるものとしているが，アーチ的な応力機構においては，載荷点と支点を結ぶ線上には
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その問を直接伝達される荷重成分があって，中立軸．liでもこの近傍では垂直応力度は零となら

ず，又載荷点直下，支点直上には圧縮応力度が四身・」’状に存在するため，これらの領域では主引

張応力度は低減され、斜張亀裂はこれらの垂直応力の影響の小さい部分に生ずることになる。

実験（1）で分類した3亨断破壊の諸形式の応力伝達機構との関連を検言すしてみると

　　（1）Sアーチ型亀裂　　単純梁にはスパン中央点に関し
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　多

て禰なア”チ糊鰍5ける・図の辮葡では：1随一　　　　SS
度は負号となり，この部分には斜張亀裂は発生し難い。等分　　　　　”　　 N

布荷電を受けている場合には斜め毯裂は可能な限り支点に近

い位置に発生する。それはdllげ亀裂の先端が．傾斜して⊥方に

伸びる形で発生しアーチ形を切取って進みアーチ機構を明確

にする。亀裂の内側に伝えられている荷重成分は引張鉄筋の

両断抵抗によって伝達されるが，このため引張筋は下方に押
第5－17図（a）

工Q、

下げられて斜め亀裂の末尾は引張筋に沿って水平方向の亀裂となって進む。引張筋の勇断剛性

の低下と共に荷重のIH1げ成分は漸次アドチ成分へと移行し，最終的にはア・・mチ頂部のコンクリ

ートの圧潰によって最大荷重を与える。亀裂発生後，最大荷重までの載荷能力の仲びは，荷重

　　　　　　　　　　　　　成分の移行が心慮なもの程大きく，Zμ）が小さい梁ではアーチ

　　　　　　　　　　　　　形が完金になるために／中びが大きくなる。集中荷重を受ける単

　　　　　　　　　　　　　純梁もこの型の破壊を生ずるが載荷点支点問のアーチ脚が直線
　　x
　　　　　　　　　　　　　的となるため斜亀裂は等分布荷電時よりも支点から離れ載荷点
　　　第5－17図（b）
　　　　　　　　　　　　　に近づいて発生する。／／Dが小さければ亀裂卑端は両側から連

続して壷金に釣鐘型となるが，1／Dの大きいときには亀裂先端は連続せずコンクリートの圧潰

はいずれかの勇断スパンの亀裂先端位置に生ずる。

　　この形式の破壊はMoody他がshear　compression　failureと｛yr．んだものに相当する。

　　（2）　トラス型亀裂　　集中荷重を受けるN載荷梁は前述の様に，集中荷重を受ける2個の

単純梁を逆に置いて　：つの仮想アーチの片側の脚が重ね合わせられたものに相当し，勢断力が

最大となるスパンは載荷点と支点を結ぶア・一一チ成分荷電によ

る垂直圧縮応プ：了度の分布領域が単一の単純梁より大きくなり

主引張応力度は全般約に低減される。斜め亀裂は載荷点支点

を結ぶ三一ヒと載荷点iil汗，支点直上の近傍には生じ難く第5

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　第5T17図（c）
一17図（c）の様に頂i直応力度の影響の小さい位置に生じて紡

錘形の亀裂になり易い。応力機構は丁度梁内にトラスを想定できる形となり，亀裂に弘まれた

部分はトラスの圧縮斜材となる。この圧縮斜材によって直接伝達される以外の荷重成分は斜め

亀裂発生後は軸鉄筋を通して伝達されるが，証紙補強筋のない場合には軸鉄筋は．下方に押出さ

れて斜め亀裂の末尾が軸鉄筋沿いに水平方向に進行し，それと翻互作用的に梁の変形が増進す

z蓼勿影
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る。亀裂型は実験（1）のTA，　TB，　Tc，　TD型になる。軸鉄筋が上下に引き網がされて，そめ勇断

力伝達能力が次第に失われると共に荷重の曲げ成分は漸次アAチ成分へ移行し圧縮斜材を通し

て伝達される成分の比率が高まるが，スパン梁成比が大きい場合には梁の変形が著しく，鉄筋

の勢断力伝達能力の低下と同時に，N三縮斜材の勾配も小さくなるので，曲げ成分のアreチ成分

への移行が進まず，鉄筋沿いの水平亀裂が終周的な破壊形状となり耐力は小さい。この場合は

TA澱の編裂となり易い。

　　スパン梁成比がそれ程大きくなくて，上記の曲げ成分からトラス成分への移行が行なわれ

る場合には，斜め亀裂発生後の載荷能力の増大が顕著となるが，梁の変形の増大と共に圧縮斜

材は匝｛転し斜め亀裂の先端は加力点に向って進行するため，圧縮斜材の爾端｝の断荊はせばめら

れて，その部分の圧縮応力度が急激に高まり圧潰に至る。これがTc型の破壊型である。

　　更に醐性の高い梁では，斜め亀裂の先端の進行は著しくな

いので，圧縮斜材’は更に高い荷重に耐え，その両端部の圧潰に

先立って，圧縮斜材自休の割裂を生じて終局破壊に至る。これ

がTD型の破壊型式である。

　　これらの亀裂の遷移的な条件下で，材料的な不均質その他　　　　　第5－17図（d）

の偽発的な原論で応力状態が偏っている場合にはT」参型の様な亀裂を生じその場合の宴亨断磁力

はTA型とTc型の中1三1到となる。

　　スパン梁瀬比が非常に小さいときには，載荷の当初からアreチ成分が大きいので，紡錘型

の亀裂を形成せず，載荷点と支点を結ぶ亀裂が複雑に入り，梁幅方向の膨みを生じて載萄板下

のコンクリートも圧潰を生ずる。これがT，，型破壊で最も見掛けの勢断耐力が大きい。支点載

荷点を結ぶ線土に単純な形で突発しそのまま破壌に至る亀裂はこれと区別する。その様な破壊

はTA型の変形か後述の斜張力型の亀裂型に属する。

　　（3）Nアf・・一チ型亀裂　　Nアeチ型は等分布荷重時のN載荷梁に生ずるもので，アeチ

型とトラス型の複合である。最：大勇断力の存在するスパンでは，載荷点支点問の斜め圧縮応力

度の領域は更に広くなり斜偏裂はスパン内側に寄せられて見掛けの勢断力の比較的小さい所に

発生するので，アーチによって伝達される荷重成分はSアー

チ型よりも大きい。Zμ）があまり大きくないときには，亀裂

位置がスパン中央に近く，その先端が曲げモーメント蝦：大の

位置に達し易いためコンクリートの二二に先立って引張鉄筋

の降伏を生じ得る。

　　（4）斜張型亀裂　　集中荷量を受ける梁で，スパン二成

比が大きくなり，荷重のアーチ成分が小さくなってアーチ又

はトラス作用が薄れると支点，載荷点の近傍を除いて全般に

主引張応力に対する難直応：力の影響は非常に小さくなる。こ

笏・・．笏1多“ぎ

第5－17図（e）

4 ’

L一一�
P

第5－17図㈹
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の場合は斜張亀裂が直直の梁理論に近い形で中立軸位躍から材軸に45。方向で発生し易くな

る。亀裂位置は垂直応力の影響が最も小さい繊置，即ち械荷点支点から最も離れた位置に発生

する確率が高い理であって，N戟荷印では勇断スパン中央附近，単純梁ではそれよりやや支点

に近い位置附近に発生し易い。亀裂発生後の荷重増大も殆んど見られない。

　　この破壊型及びTA型の破壊を含めてTaub，　Neville35）らはfiat　slop　crackと呼び，　Fer－

gusonはshear　tension　failureと名付けた。

　　上記はアーチ又はトラス的応力伝達機構に基づく勇断亀裂型及びその勇断耐力性状の定性

的な解釈である。鉄筋コンクリート梁の勢断破壊の様相は複雑な多様・匡kを呈するものであるが

上記の様にトラス又はアーチ的応力伝達機構を想定することによって各種の条件下の性状を理

解することができる。

　　集中荷重時と分布荷重時の勇断耐力について，実験（1）ではM／QDを介して両者を関連づ

け統一し得ることを示した。勢断破壊を生ずる場合に荷重のアーチ成分と曲げ成分の演ずる役

割は上記の様に諸条件が交錯して影響するので，単純に一方の成分のみを取上げて全般を論ず

ることは粗雑であるが，今便宜的に曲げ成分による勢断応力のみについてM／QDの意義を検

討してみると

　　　　一驚鵠一歳∫擁　　（・一23）

　　　　　　　　　　　　　三
しかるに

　　　　Sii　cr（x）dx　＝＝：　cr（x．）　（x，一x，）

　　　　　1
　　　　cr（x，）〈acrm）〈a（x2）

とすれば

　　　　？iCVs＝cr（x．）　（5－24）
曲げの応力低減比と同様に

　・・n≒ゑg血一岬Ω

が成立するものと考えられる。

　　曲げ耐力増大比については，分布荷重時の最大山げモーメントが負の場合にはM／9によ

る近似が成立しないが，実験（1）の結果に示されている様に勢断耐力については曲げモーメン

トの正負に拘りなく成立する。これは，勢断力の低減は荷乖成分の分割比と一次的関係である

のに薄し，曲げの応力低減は曲げモーメン5の正負によって鉄筋に生ずる応力の屯合の条件が

異なることによるものであろう。
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VL　総 括

　　普通丸鋼を用いた鉄筋コンクリート梁の曲げ及び二二の耐力について6系列（257本）の

実験を行なった結果，曲げ耐力については，実験簸が終局強度理論値を上廻る傾．向があること

その増大比がスパン梁成比，荷重形式，支持条件，軸鉄筋径などの要索によって与えられるこ

とを明らかにして，夫々の要索の影響を検討し，勢断耐力については，荷重形式，支持条件の

影響を統一して，連続梁（N式）集中荷重li寺の勢断耐力との関係を求め，又常用設計式が成立

する限界をIY］らかにして，之に対する補正係数を与える実験式を提示した。

　　更に上記の耐力性状の原囚をi男らかにするため，集印荷重を受ける単純梁が曲げ破壊に至

るまでの引張鉄筋の挙動を，全長に麺二って連続的に計測し，上記の耐力増大が，（1）引張鉄筋の

降伏荷重と梁の降伏荷重とに差があること，（2）梁の変形が一定限度に達すると，支点位置の下

端鉄筋にも顕著な引張応力を生じ，これによってスパン内のコンクリ・・一トと鉄筋の付着力が緩

和されること等に起困ずることを明らかにして，鉄筋コンクリート梁の応力伝達機構が通常の

梁理論と異なるものであることを示した。

　　これらの実験結果に基づいて，鉄筋コンクリート梁の応力伝迷機構として，タイドアーチ

又はトラスを想定し，その成立条件を示して山げ耐力基本式を導いた。上記の各実験の諸元を

それらの基本式に代入して数値計算を行なった結果，実験値と極めて良い一致を得た。又，こ

の応力機構によって，勢断破壊における耐力，亀裂形状の諸相を説明できることを示した。

　　試験寸度の影響，及び分布三三を受ける片持梁の曲げ耐力性状については更に検討を必要

とし，今後の課題としたい。
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