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概 要 

 
本稿は，地上 60 階程度の超高層鉄筋コンクリート（RC）造集合住宅の下層階に用いる設計基準強度 100N/mm2

の高強度コンクリートを用いたRC造柱部材の設計に必要な資料を得ることを目的として行った曲げせん断加力実験

についての報告である。実験は，せん断補強筋比，軸力比，軸筋比を変数とし，クリアスパン比 2.33 の短柱 6 体につ

いて行った。 
実験結果および若干の考察から，以下の知見が得られた。 
(1) せん断力～部材角履歴曲線は，破壊モードに関わらず大変形時まで比較的安定していた。 
(2) 初期剛性は，弾性剛性計算値と概ね良好に対応した。 
(3) ひび割れ耐力に関し，コンクリートの割裂引張強度を用いた計算値よりも，コンクリートの収縮応力の影響を考

慮して低減した引張強度を用いた計算値の方が実験値と良好に対応した。 
(4) 横補強筋量は，せん断ひび割れの拡幅低減，および一体性確保のためのせん断ひび割れ面におけるずれ低

減の両方を考慮して定める必要がある。 
 
Experimental Study on Earthquake Resistance of Short Reinforced Concrete Columns using 

100N/mm2 Class High-Strength Concrete 
 

Abstract 
 

Experimental studies were conducted on short span R/C columns with a design strength of 
100N/mm2 in order to estimate seismic performance of super-high-rise condominium buildings 
(approximately 60 stories). Tests were conducted using six specimens of the short columns with a 
span to depth ratio of 2.33.  The parameters tested were shear reinforcement ratio, axial force 
ratio and longitudinal reinforcement ratio.  

From the results obtained, the following conclusions were drawn:  
1) The shear force to deformation angle relationships was stabilized from small deformation to 

large deformation in this test. 
2) The initial stiffness was closely estimated by the elastic stiffness expression. 
3) With respect to cracking capacity, the experimental values more closely corresponded to the 

calculated valued obtained from the reduced tensile strength due to shrinkage stress rather 
than the calculated valued obtained from split tensile strength. 

4) The amount of lateral reinforcement should be calculated considering the reduction's effects 
caused from both the shear crack width and slippages in shear crack plane. 

キーワード： 超高層 RC 造，高強度材料， 

短柱，せん断ひび割れ 
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§１．はじめに 

 
本報告は，地上 60 階程度の超高層鉄筋コンクリート

（以下，RC）造集合住宅に用いる設計基準強度（Fc）

100N/mm2の高強度コンクリートを用いた柱部材の開発

のために実施したRC短柱の曲げせん断加力実験につい

て述べるものである。 
このような高強度コンクリートを用いたRC柱部材に関す

る実験研究は，近年多数実施されている。しかし，そこで

用いられている試験体は，反曲点高さがクリアスパン長の

約 7 割となる下層階の柱にシアスパン比（M/QD）を合わ

せ，かつ逆対称モーメントを与えるよう加力しているため，

クリアスパン比（L/D）が 3.0 以上のものがほとんどである1)。

これに対し，今回対象とした超高層RC造集合住宅の下

層階の柱はL/D≦2.4 程度であり，また側柱の場合には，

地震力により軸力とともに反曲点高さも変動する。 
一方，このクラスの高強度コンクリートを用いたL/D≦

2.4 のRC造短柱は，安定した履歴性状を得ることが困難

であることを既報において示した。すなわち，正負繰り返

し加力の比較的初期の段階から正負で剛性やひび割れ

状況が異なること，正負の最大耐力に顕著な差を生じる

場合があること，部材角（R）=1/100rad.程度で軸破壊を

生じ軸力保持不能となる場合があること，またこのような不

安定な挙動は，コンクリート強度が大きいものほど，せん

断補強筋比（pw）やL/Dの小さいものほど，より顕著に見ら

れることなどを示した2)3)。 
以上より本実験では，柱の形状や反曲点高さについて

実状を考慮した上で，主に下記の項目についての検討

することを目的とした。 
1) 正負繰り返し加力における正負での性状に顕著な差

を生じず，少なくとも R=1/100rad.程度まで安定した

履歴性状を得るための横補強筋量。 
2) 諸耐力や変形の実験値と既往の評価式による計算

値との対応。 
3) 軸力とシアスパン比がともに変動する側柱の性状。 
4) 柱の構造性能に及ぼす軸圧縮クリープの影響。 
なお，本実験結果の内，最終破壊状況および最大耐

力における実験値と計算値との対応などについては，既

に日本建築学会大会4)に発表している。よって本稿では，

構造設計で層間変形角 1/100rad.程度を期待するRC骨

組において，柱の部材角（R）は 1/300rad.程度以下であ

ることを考え合わせ，柱部材の構造設計において特に重

要と考えられる，軸力のみが作用した時の性状ならびにR
≦1/200rad.の範囲の性状を中心に報告する。 

 
§２．実験概要 

 

2.1 試験体 

試験体一覧を表 1 に，断面詳細を図 1 にそれぞれ示す。

試験体は実物の約 1/3.5 の模型試験体 6 体で，実験変

数は横補強筋比（pw），軸力比（η），軸筋比（pg），M/QD
である。柱断面（B×D）=300×300（mm），クリアスパン長

（L）=700（mm）でL/D=2.33 である。HNO.16～20 は中

柱を，HNO.21 は側柱を想定した試験体である。また，

HNO.20 は，曲げせん断加力実験実施以前に，約 4 ヶ月

間の長期持続圧縮載荷を行うことでクリープひずみを生

じさせ，その影響について調べた。 
軸筋にはUSD685，横補強筋にはUSD785 の高強度

鉄筋をそれぞれ共通で用いた。横補強筋は，四角形と八

角形の帯筋を組み合わせた形状を基本とし，八角形帯筋

が四角形帯筋の内側に納まるようにして横補強筋の間隔

が狭くなりすぎないよう配慮した。pw=1.67%のHNO.18
では，上記の帯筋に井形の横補強筋を更に追加した。

HNO.20，HNO.21 の芯鉄筋には，横補強筋として

D6@110 を配した。 
 
2.2 使用材料 

使用した材料の力学的性質を表 2 に示す。試験体のコ

ンクリートは平打ちとし，打設面を仕上げた後，湿布およ

びシートにより覆って急激な乾燥を防止した。また，脱型

後もシートにより覆い加力実施日まで実験室内に放置し

た。コンクリートの粗骨材には最大径 13mm の砕石を用

いた。曲げせん断加力実験実施時のコンクリート材齢は，

HNO.20以外が91～121日，HNO.20が245日である。 
 
2.3 加力方法および計測方法 

加力装置を図 2 に，HNO.21 の加力経路を図 3 に，変

位計測方法を図 4 にそれぞれ示す。加力は大野式加力

に よ り 行 い ， HNO.16 ～ 20 で は 一 定 軸 力 に よ り ，
表 1 試験体一覧 

軸力比 シアスパン比

配筋 p g  (%) 配筋 p w  (%) η =N /BDσ B M /QD
HNO.16 4-D6@55 0.78
HNO.17 4-D8@55 1.21
HNO.18 6-D8@60 1.67
HNO.19 0.2

HNO.20※ 0.3

HNO.21 -0.75a g ･σ y

～0.59
1.17～3.20

共通事項

主筋 帯筋
試験体名

8-D13
+8-D16 2.90

4-D8@55 1.21

B xD =300x300 (mm)，L =700 (mm)，L /D =2.33
※約4ヶ月間の長期持続軸圧縮載荷後にせん断加力実験実施

0.3
1.17

8-D13
+8-D16
+4-D19

4.17

 

D8@60
D8@55 4-D19

90

3
0
0

3
0
0

300
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図 1 試験体断面詳細 
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HNO.21 では図 3 の加力経路に従い，軸力とともにシア

スパン比を変動させて，それぞれせん断力を載荷した。 
せん断力載荷は，柱クリアスパン両端の相対変位をクリ

アスパン長で除した部材角（R）により制御する正負交番

漸増載荷とした。加力スケジュールは，R=1.25×10-3rad.
を正負 1 回繰り返した後，正負での損傷の進行度合いを

均等にすることを意図し，R=2.5，5.0，7.5，10×10-3rad.
では正負 2.5 回の繰り返しとし，所定回数繰り返し後に与

える新規部材角を正負交互とした。その後は，R=15，20，

30×10-3rad.を正負 2 回，R=40×10-3rad.を正負 1 回の繰

り返しとした。 
 
§３．実験結果の概要 

 
3.1 コンクリート打設直後から計測した鉄筋のひずみ 

コンクリート打設終了後の約 4 時間後から計測した主筋

および横補強筋のひずみの推移を図 5 に示す。なお，ひ

ずみ度は試験体中央高さ位置の主筋および横補強筋に

貼付されたひずみゲージによるものである。図より，鉄筋

には，コンクリートの収縮等により，曲げせん断加力実験

開始前に，100～200μ程度の圧縮ひずみが生じていたこ

とがわかる。また，これら圧縮ひずみは，コンクリート打設

終了後約 2 週間までにほとんど生じている。 
 
3.2 曲げせん断加力実験結果の概要 
実験結果の一覧を表 3 に，各試験体の無次元化せん

断力～部材角（R'）関係包絡線（正側）を図 6 にそれぞれ

示す。表 4 中には，各現象の生じた部材角に関し，加力

スタブに固定された治具に取り付けた変位計より求めた

部材角（R）と，試験区間内の埋込ボルトに取り付けた変

位計の内，上下端部 40mm 区間のものを除いて求めた

部材角（R'）の両方を表記した。図 6 において，部材角は

上記の後者（R'）の値であり，無次元化せん断力はせん断

力を最大荷重時のそれで除した値である。 
各 試 験 体 の破 壊経 過 は 概 ね次 の 通 りで あ っ た 。

R=1.25×10-3rad.では，ひび割れの発生はほとんど無く，

R=2.5×10-3rad. 前 後 で 曲 げ ひ び 割 れ ， R=2.5 ～

5.0×10-3rad.でせん断ひび割れおよび圧縮端における

僅かなコンクリートの圧壊がそれぞれ生じた。その後，曲

げ圧縮降伏が先行した試験体では，コンクリートの圧壊が

顕著となり，主筋が圧縮降伏して最大荷重に達し，せん

断圧縮破壊が先行した試験体では，せん断圧壊，せん

断ひび割れの拡幅，横補強筋の降伏により最大荷重に

10MN-OJ 10MN-OJ

3MN-OJ 3MN-OJ

3MN-OJ 3MN-OJ

 
図 2 加力装置 
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表 2 使用材料の力学的性質 
(a) コンクリート 

圧縮強度 σ B

（N/mm2）

圧縮強度時
ひずみ度 ε B  （μ）

ヤング係数※E c

（x104N/mm2
）

割裂引張強度

σ t  （N/mm2）
ポアソン比※

ν
適用

122.0 3688 3.99 7.00 0.201 HNO.16～HNO.18

122.2 3652 4.11 7.23 0.225 HNO.19

132.5 3698 4.28 7.21 0.222 HNO.20

123.3 3629 4.07 6.53 0.195 HNO.21

注）［試験法］（圧縮）JIS A 1108，（割裂）JIS A 1113，φ 100x200シリンダー使用

※σ B /3圧縮強度時  
(b) 鉄筋 

径（材質）
降伏点 σ y

（N/mm2
）

ヤング係数 E s

（x105N/mm2
）

降伏ひずみ度
ε y =σ y /E s  （μ）

引張強さ σ u

（N/mm2
）

伸び ε u

（%）
適用

D13(USD685) 720.9 1.907 3780 931.2 9.6

D16(USD685) 751.6 2.473 3039 973.4 11.6

D19(USD685) 754.2※ 1.997 3777 946.9 9.7 HNO.20，HNO.21芯鉄筋

D6(USD785) 756.4※ 1.904 3973 931.6 9.7 HNO.16帯筋

D8(USD785) 793.9※ 2.039 3894 964.5 11.7 HNO.17～HNO.21帯筋

D6(SD295A) 329.3※ 1.825 1804 505.8 23.3 HNO.20，HNO.21芯鉄筋帯筋

注）［試験法］JIS Z 2241，JIS 2201 2号試験片使用

※0.2%off set法による

柱主筋

η

0.59

0.20

-0.19
=0.75Agσy

MB

Mu0.8Mu

0.6Mu-Mu
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図 4 変位計測方法
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図 3 HNO.21 の加力経路4)
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達した。最大荷重以降は，破壊モードに関わらず比較的

安 定 し た 履 歴 性 状 を 示 し ， い ず れ の 試 験 体 も

R=27×10-3rad.以上の大変形まで所定軸力を保持した。

今回の実験では，顕著な正負耐力差や急激な軸破壊を

生じる不安定な挙動は見られなかった。 
 
3.3 クリープ実験結果の概要 

HNO.20 は，曲げせん断載荷を行う前に，約 4 ヶ月間

の長期持続圧縮載荷を行い，クリープひずみを生じさせ

た。ただし，クリープひずみを約 4 ヶ月間で促進するため

に，η=0.5～0.65 の高応力を作用させた。クリープによる

軸ひずみの推移の状況を図 7 に示す。なお，コンクリート

のひずみは，試験体中央高さ位置の4面に貼付したひず

みゲージによるものである。約 4 ヶ月間の持続圧縮載荷

の結果，コンクリートには約 650μのクリープひずみが生じ，

主筋の圧縮ひずみ度は約 800μ増加した。 
 

§４．考察 

 
4.1 軸力に対する挙動について 

HNO.20 に関し，軸力導入時および長期持続圧縮載

荷時の軸ひずみの材軸方向分布を図 8 に，軸力～軸ひ

ずみ関係を図 9 に，主筋のひずみ分布を図 10 に，横補

強筋のひずみ分布を図 11 にそれぞれ示す。なお，図 8
の軸ひずみは試験区間内の埋込ボルトに取り付けた変

位計による区間ごとの平均であり，図 9 のそれは試験体

上下端部を除いた区間の平均である。η=0.3 の軸力導入

時において，試験体中央高さ近辺のひずみ，初期軸力

導入時の軸剛性は弾性計算値と，試験体中央高さ付近

の横補強筋のひずみはコンクリートのポアソン比を用いた

計算値と，それぞれ概ね対応した。これに対し，主筋のひ

ずみ度は 2 割程度大きい値となった。 
図 9 において，試験体の柱頭，柱脚近傍では，軸ひず

みは他の部分に比較して大きくなっている（図 9）が，主筋

のひずみはそのようになっていない（図 10）。これらより，

試験区間端部では，主筋との付着が発揮される以前のコ

ンクリートの収縮により内部に潜在的なひび割れが生じ，

これにより軸剛性が低下したと推察される。 
長期持続圧縮載荷による材軸方向および主筋のひず

みの増加は，載荷後約 3 日間までが大きく，その後は小
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表 3 実験結果一覧 
試験
体名

正
負

限界
変形

軸力保持
限界

破壊
モード

Q
R, R' 2.26 1.05 3.03 1.90 3.76 2.58 7.64 6.21 7.64 6.21 7.64 6.21 15.03 －

Q
R, R' 2.01 1.02 3.74 1.86 5.19 2.68 5.54 3.32 － － 5.19 2.68 9.96 27.00

Q
R, R' 2.49 1.18 2.91 1.71 4.77 3.18 7.60 5.62 － － 7.53 5.28 20.04 －

Q
R, R' 2.23 1.14 3.66 1.83 6.76 3.84 8.30 5.31 10.09 6.87 7.51 4.48 20.01 41.41

Q
R, R' 2.50 1.26 5.00 2.89 4.83 2.68 7.56 4.68 － － 15.13 10.77 30.16 87.26

Q
R, R' 2.49 1.44 4.20 2.39 4.53 2.61 7.77 5.11 8.96 5.47 15.06 10.48 30.03 －

Q
R, R' 1.51 0.58 3.00 1.43 5.47 3.34 9.79 6.53 14.99 10.99 14.71 10.60 20.09 －

Q
R, R' 1.24 0.82 3.87 2.16 5.74 3.88 9.50 6.67 － － 15.19 10.55 20.04 66.83

Q
R, R' 1.91 1.13 3.99 2.57 5.00 3.49 1.27 0.77 12.86 13.05 7.50 5.58 20.06 51.61

Q
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れの現象が生じなかったことを示す， 「限界変形」と「軸力保持限界」についてはR のみ示す
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－22－ 



100N/mm2 級高強度コンクリートを用いた RC 造短柱の耐震性能に関する実験的研究 

さくなる傾向を示している。この傾向は，横補強筋の場合

にはあまり顕著ではない。なお，横補強筋のひずみは，

部材の圧縮クリープにより 100～150μ増加している。 
HNO.20 は，η=0.5～0.65 で圧縮クリープひずみを生

じさせた後，η=0.28 まで軸力を減少させて曲げせん断載

荷を行った。η=0.28 での加力開始時におけるひずみ度

は，コンクリート表面で約 1700μ，主筋で約 1800μ，横補

強筋で約 350μであった。なお，曲げせん断実験の結果，

HNO.20 は主筋の圧縮降伏がごく初期に生じ，最大耐力

以降の耐力低下が若干大きいといった違いが見られた。 
 
4.2 曲げせん断加力初期の特性点について 

前出の図 6 中には弾性剛性計算値を併記したが，いず

れの試験体も，Q～R'関係の初期剛性と弾性剛性計算値

は概ね対応した。 
曲げおよびせん断ひび割れ耐力に関する実験値と計

算値との対応を図 12 に示す。なお，曲げひび割れ耐力

の計算は弾性計算により，せん断ひび割れ耐力のそれは

主応力度式により行い，それぞれコンクリートの引張強度

に割裂引張強度を用いた場合と 0.313 Bσ を用いた場

合を比較した。特にせん断ひび割れ耐力において，計算

値は，割裂引張強度よりも低い 0.313 Bσ をコンクリート

の引張強度として用いた場合の方が実験値に近づく傾向

が見られた。これより，コンクリートの収縮等による内部応

力の影響により，コンクリートの見かけの引張強度が低下

したと推察される。 
各現象の生じた部材角（R'）と各因子との関係を図 13

に示す。各現象の発生部材角は，概ね，曲げひび割れ

がR'=0.1%，せん断ひび割れがR'=0.2～0.3%，コンクリ

ート圧壊がR'=0.3%となっている。ただし，曲げひび割れ

およびコンクリート圧壊発生時のR'はηに大きく影響を受

け，また，せん断ひび割れ発生時のR'はpwの増加とともに

大きくなる傾向が見られる。 
図 6 において，いずれの試験体も，最大荷重に達する

以前の「Q/最大荷重」が 0.75 程度の時に，コンクリートの

圧壊，せん断ひび割れを生じ，この近辺での剛性低下が

著しい。そこで，この点の割線剛性を弾性剛性で除した

比とηとの関係をプロットすると図 14 のようになり，この剛

性低下率とηとの間に強い相関が見られた。 
 

4.3 初せん断ひび割れ発生から R=1/200rad.までの

挙動について 

ここでは，HNO.17 を例にとり，初せん断ひび割れの発

生から R=1/200rad.の繰り返し時の挙動について考察す

る。せん断ひび割れの発生状況，対応する横補強筋のひ

ずみ分布，ひび割れ挙動を図
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図 9 長期圧縮載荷時の軸ひずみ分布（HNO.20） 
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図 10 長期圧縮載荷時の主筋ひずみ分布（HNO.20） 
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図 11 長期圧縮載荷時の横補強筋ひずみ分布（HNO.20） 
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14 に示す。初せん断ひび割れは R=-1/200rad.
を目標とする加力において発生した。せん断ひ

び割れの発生により，柱中央高さの横補強筋ひ

ずみは約 800μ急増して約 1100μに達し，この時

のせん断ひび割れ幅は 0.06mm である。その後

の R=-1/200rad.ピーク時にはせん断ひび割れ

は増加，拡幅し，横補強筋ひずみ度は約 2000μ，

せん断ひび割れ幅は 0.08mm に達している。そ

の後の除荷時でも，横補強筋ひずみ度は約 900μまでし

か減少せず，ひび割れ幅も 0.04mm 以下と僅かではある

が残存している。その後の正加力時には，せん断ひび割

れは完全に閉じることなくひび割れ面に沿ってずれるよう

に挙動している。そのため横補強筋ひずみは正加力側初

せん断ひび割れ発生以前でも漸増し，R=+1/200rad.ピ
ーク時の横補強筋ひずみは負側の時に比べて大きい。こ

れらより，横補強筋はせん断ひび割れの拡幅低減のみな

らず，せん断ひび割れ面でのずれに対する抵抗にも寄与

していることがわかる。また，後で発生した正加力側せん

断ひび割れは，負加力側せん断ひび割れの影響を受け，

材軸に対する角度が大きく，ひび割れ長さが短く，さらに，

耐力も小さい。以上より，横補強筋量はひび割れ幅の低

減のみならず，せん断ひび割れ発生後の一体性確保と

いう点も考慮して定める必要があると言える。 
 

§５．まとめ 
 

60 階程度の超高層RC造集合住宅の下層階に用いる

Fc=100N/mm2の高強度コンクリートと高強度鉄筋を用い

たRC造短柱に関し，曲げせん断加力実験および考察の

結果，主に以下の知見が得られた。 
1) せん断力～部材角履歴曲線は，破壊モードに関わ

らず，大変形時まで比較的安定していた。 
2) 初期剛性は，弾性剛性計算値と概ね対応した。 
3) ひび割れ耐力に関し，コンクリートの収縮応力の影

響を考慮し低減したコンクリートの引張強度を用いた

計算値は，コンクリートの割裂引張強度を用いたそれ

に比べ実験値と良好に対応した。 
4) 横補強筋量は，せん断ひび割れの拡幅低減とせん

断ひび割れ面でのずれ低減による一体性確保の両

方を考慮して定める必要がある。 
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ひ と こ と  

超高層 RC 造集合住宅の需要は，今

後更に拡大すると思われます。高強度

材料を用いた部材の構造性能を明らか

にし，安全な超高層建物が建設できるよ

う努力していきたいと思います。 
佐藤 幸博
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図 15 せん断ひび割れ発生時の挙動例（HNO.17）

－24－ 


	Experimental Study on Earthquake Resistance of Short Reinforced Concrete Columns using 100N/mm2 Class High-Strength Concrete 

