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鉄筋コンクリート構造物の離散化極限解析 (その1)
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1. は じ め に

鉄筋コンクリー ト構造物は,任意方向に配筋された鉄

筋とコンクリー トより構成された複合構造物で,通常,

コンクリー トのひび割れが先行し,鉄筋の降伏またはコ

ンクリー トの圧縮降伏が起こり,荷重条件によっては,

せん断破壊や圧壊で耐力を失う等複雑な塑性現象を呈す

る.

有限要素法が 1954年に発表 され,1967年にNgoと

Sconrdelisl)が初めて鉄筋コンクリー ト梁の解析を試み

て以来,鉄筋コンクリー ト構造解析は大きく進歩してき

たが,なお図-1に示すようにコンクリー ト構造物の非線

形解析は数多くの問題点を残す2).コンクリー ト材料は

粗骨材 (砂利),細骨材 (砂),セメントおよび水の化学

変化により生成されたもので,張合,打ち込み,養生,

周辺環境により大きく左右され,金属のような明確な塑

性理論がないのが現状である.そこで,ミクロ的な観点

に立った有限要素法によるアプローチとは異なり,コン

クリー トのかたまりが鉄筋で連結されているとするマク

ロ的アプローチに主眼をおき,鉄筋コンクリー ト構造物

の保有耐力を算定する立場が必要となる.

川井により提案された剛体 ｡ばねモデル(RBSM)3)は

要素自体を剛体 と仮定し,要素同士は各要素辺上に分布

図-1 コンクリート構造物の非線形解析の問題点
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したばねにより結ばれ,このばね

にエネルギーが集中して蓄えられ

ているとして評価される.したが

って,要素間のすべりや分離等の

塑性現象を簡単に取り扱うことが

できる.この手法は金属構造物4)5)

や地盤6)の非線形解析 に用い ら

れ,大きな成果をあげている.こ

こでは,本モデルを鉄筋コンクリ

ー トの複合構造物に適用し,構造

物の崩壊パターンをマクロ的に取

り扱う方法として,鉄筋コンクリ

ー ト要素のモデル化および降伏条

件の設定について述べ,(その2,

3)で具体的な数値計算例について

述べる.

2.鉄筋コンクI)一 卜要素の

モデル化

鉄筋コンクリート要素をモデル

化する場合,鉄筋を棒要素とする

方法と,等価な直交異方性板とす

る方法が考えられる.棒要素の場

令,鉄筋とコンクリー トとの界面

の付着特性を導入しやすいが,棉

造物に多数の鉄筋が配置されてい
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δ=″ ・R・0・υ,

ここで,力は要素の重心 Gl,G2か ら境界線上に下ろした

垂線の長さの和である。平面応力場における要素境界辺

上の弾性時表面力を次のように仮定する。

ση= l  ν2  ε″=満 δ″=ん 。δ″  ( 3 )

τS=1+ν
 γ
S=バ

1+ν )δ
S=KS・ δs

ゆえに,表 面力 σ=Lσ2,τs」
Tと

相対変位 δがばね定数

κα,κsを用いて次式で表される。

σ=D・ δ                (4)

dag D={ん,4}
以上より,変 形後の分布ばねに蓄えられるポテンシャル

エネルギーは次式で与えられる。

ア=÷
4 5δ

り 赫 = =“
魏 メ

Bり B麻 ・"  ( 5 )

したがって,(5)式 より最小ポテンシャルエネルギーの

定理を用いて剛性マ トリックスKが 求められる。

2.2 鉄筋要素の剛性行列

図 4に 示すように鉄筋を異方性の等価な薄板 と仮定

し,軸 剛性および鉄筋のダボ効果によるせん断剛性を考

慮して,鉄 筋軸に沿った座標系 χ
′

rで 応カーひずみ

関係は次式で与えられる。
ε=1/力・δ

Steet  Layef  1

Stee l  Layer  2

図 2 鉄 筋コンクリー ト要素のモデル化

るときには要素の分割が細かくなり,自 由度が増大する

という欠点が生ずる。ここではある方向に配筋された鉄

筋を一層と考えた多層の直交異方性板として取り扱い,

ひび害Jれ後はコンクリートにテンション・スティフネス

効果を持たせて付着効果を表した。ゆえに,鉄 筋コンク

リート剛体要素として,一 層のコンクリート層要素と数

層の鉄筋異方性要素の重ね合わされた要素として定義さ

れる (図 2参照).

2.1 コンクリー ト要素の剛性行列

平面問題における剛体 ・ばねモデルは各剛体要素が境

界で分布した垂直ばねとせん断ばねで結合されており,

ひずみエネルギーが要素間のばね系にランプして蓄えら

れていると考える。

図 3に示す三角形要素を考えると,要素境界上の点P

の変形後における相対変位 δ=Lδα δコ
rは

,重 心点の

変位 び̀ =L%ちυちθJrを 用いて,次 式で表される。

(1)

ここに,〃 は局所座標系における変位差を与えるマトリ

ックス,2は 座標変換マトリックス,0は 剛体変形を表

す変換マトリックスである。相対変位と対応する仮想ひ

ずみ成分ε=Lεα,γ□
Tを

定義する。

A(3)

図 3 面 内三角形要素 図 5 テ ンションスティフネス効果
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{斑:′)=〔『 b〕 {霧:ノ}     ( 6 )

ここで,βは鉄筋のダボ効果を表す係数である。応力およ

びひずみの座標変換より,要 素境界面の局所座標系にお

けるばねマトリックスは次式で与えられる。

ぁ =Ds・δ

E cos2θ

カ

×〔がll鴛〔iθ弊:やll乱才η節
( 7 )

3.鉄 筋コンクリート材料の構成則

剛体・ばねモデルは,要 素間の境界に存在するばねに,

降伏,ひ び割れ,せ ん断すべり,圧 壊等の物理現象を直

接導入することができる。そこで,本 モデルに適した非

線形構成則について述べる。

3.1 コ ンクリートの引張特性

鉄筋コンクリートのはりの引張試験を行うと,ひ び割

れがある間隔で発生し,図 5で示す応力とひずみの関係

が得られる。ひび割れと直交方向の応力はひび割れ間で

鉄筋との付着により引張応力を負担し,急 激な応力低下

を起こさないことが知られている。このテンション・ス

ティフネス効果を考慮してコンクリートの残存応力を軸

ひずみの減少関数としている。この効果は鉄筋が降伏す

れば完全に無くなるが,減 少のしかたは配筋量や鉄筋の

方向により異なり明らかでないが,こ こでは3次関数と

して与えた。

3.2 コ ンクリートの圧縮特性

コンクリートの1軸圧縮試験での応カーひずみ曲線は

図-6の点線となる。この曲線を近似してトリリニアで表

し,ひ ずみεεα(≒03%)で 圧壊とし,2εεzまで徐々に応

力解放し,その後 02鳥 を保持するとしている.通常は,

圧縮 1次降伏 鳥1=0.5鳥,圧縮 2次降伏鳥2=095鳥 ,剛

性低下率β=05と している。

3.3 コ ンクリー トのひび割れ面のせん断特性

コンクリートのひび害|れ面でのせん断剛性は,ひ び割

れ幅が増加すると急激に低下する傾向にある。図 7はひ

び割れ面と直交方向の平均ひずみとせん断岡中性低下率の

関係を,既 往の実験結果より提案された関係式である。

剛体 ・ばねモデルではひび割れ面に直交方向のひずみの

関数として,ひ び害1れ境界面のせん断ばねκsの導入が

容易である。ここではCedolin and Dei Pol17)の関係式

を採用した。

3.4 コ ンクリー トのせん断すべり

コンクリー トのせん断すべりに対する降伏条件とし

て,地 盤や岩盤等で用いられているモール・クーロン式

を採用した。図 8に示すように剛体要素境界面に作用す

る法線応力 σηとせん断応力 τsの関係でせん断すべり

が生ずる。ここでεは粘着力であり,φ は内部摩擦角を

表す。せん断すべり面では完全弾塑性の流れ貝」を用いて

いる。

3.5 コ ンクリートの破壊曲面

前項4項のコンクリートの構成則より,岡1体。ばねモ

デルにおける降伏破壊由面を各応力状態の特性より,図

8に示す7つの領域に分け,各状態コードを設定した。

状態①は弾性,① はひび割れが発生で,② はその残留応

力が零になった状態を示す.状 態③は圧縮第 1降伏,④

は圧縮第 2降伏で,⑩ は法線方向ひずみε″が限界ひず
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図 6 コ ンクリー トの応力 とひずみ関係                 図 8 降 伏破壊曲面
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図 7 せ ん断剛性低下率

図 6 コ ンクリートの応力とひずみ関係
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図 9 鉄 筋のダボ作用とモデル化

み εcとに達した状態である。状態⑤はモール。クーロンの

せん断すべりが生じた状態である。せん断すべりが生じ

た後,要 素境界面のせん断ひずみが一定値 γ″に達した

とき,境 界面のばね剛性はすべて零とした。 ま た,限 界

せん断ひずみ γ“は圧縮限界ひずみεc″の 2倍 とした。

3.6 鉄 筋の応力とひずみ関係

鉄筋の応力とひずみ関係は軸方向応力およびダボ効果

によるせん断応力いずれの場合も完全弾塑性とし,ひ ず

み硬化は無視した。せん断応力は鉄筋の軸方向応力が降

伏またはひび割れ面のせん断ひずみが限界値 γαに達す

ると降伏すると仮定し,軸 応力とせん断応力のカップリ

ングは無視した。

37 鉄 筋のダボ効果

鉄筋のダボ作用としては図 9に 示すように,鉄 筋の曲

げ,せ ん断,お よび折 り曲げの 3つ の作用が考えられる。

既往の実験によれば,ダ ボ効果は主に最大耐力近傍で生

じ,そ の時点ではひび害|れ幅も大きく,内 部には付着ひ

び割れも発生している状態である。 こ の状態ではせん断

や折 り曲げによるダボ効果は小さく,曲 げによる効果が

大部分と考えられる。そこで,ひ び割れ発生後の終局近

傍の曲げによるダボ作用のみを考慮して,ダ ボ効果をあ

らわす係数βを次のように設定する。

ひび害」れ間隔をα″とし,ひ び割れ間中央で回転角が

零と仮定した丸棒のたわみ角法より,端 曲げモーメント

″は

″= 6 Eチ ・γ       ( 8 )

となる。ここで Jは 丸棒の断面二次モーメント,γは部材

角である。よって,せ ん断応力 τとせん断ひずみ γの関

係は次式で与えられる。

τ= 1寺 ・
券

=ま
券 ) 2 E 7 =κ γ ( "

ここで ′は鉄筋径である。一般的に,鉄 筋コンクリー ト

壁のひび割れ間隔 クηおよび鉄筋径 グは,α″=10～ 20

cm,″=4～ 1312111aであるので,β=001～0005程度となる。

川井により提案 された剛体 。ばねモデルは,要 素間の

すべ りや分離を容易に取 り扱 うことができ, また材料定

数を任意の関数 として導入できるので,鉄 筋 コンクリー

トのような塑性理論が明確ではない材料を単純 に取 り扱

うことにより,崩 壊荷重および崩壊形態を表現すること

ができる。今後,鉄 筋 コンクリー ト構造物の数値解析法

として極限解析法のマクロモデル と有限要素法等の ミク

ロモデルの中間に位置 した有効 な手段 と本解析法はなり

うる。

本研究にあた り,川 井研究室の椎名章二氏に有効な御

助言および御協力をいただいた。 ま た,琉 球大学土木工

学科伊良波繁雄氏にはプログラム開発 に御協力をいただ

いた。 こ こに記 して深 く感謝 します。

(1986年 1月 10日 受理)
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