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摘要 

鋼筋混凝土短柱桿件在一般建築結構中，是屬於勁度高、韌性較低且為脆性

剪力破壞控制之結構桿件，故在結構抵抗側力機制中，短柱通常都是早期產生破

壞的結構桿件。因此，短柱之側力位移曲線對於結構之耐震評估有極大之影響且

有著極重要之角色。由於目前既有建築物的耐震評估方法，對於短柱桿件耐震行

為之預測不盡理想。所以，本研究將建議一套剪力主控之短柱側力位移預測曲線，

來模擬短柱桿件於剪力破壞控制下之耐震行為。建議曲線以三線性關係來模擬短

柱之側向載重位移曲線，即短柱耐震行為之轉折係以剪力開裂點、剪力強度點與

垂直承載能力喪失點來定義。經過與現有短柱實驗結果比對，建議曲線符合短柱

因混凝土剪力開裂之勁度轉折。開裂鋼筋混凝土之短柱剪力強度與其位移，採軟

化壓拉桿模型作分析，其符合實驗觀察之混凝土擠碎破壞模式，並在側向位移預

測中包含剪力變形計算。在強度點後的側力衰減以負勁度斜直線模擬，與短柱實

驗之強度衰減相符。故建議曲線有合理之預測結果。 

此外，本研究將建議曲線中之剪力強度與其對應位移評估方法，即軟化壓拉

桿模型，應用在高強度鋼筋混凝土短柱。經實驗結果與分析模型顯示，其傳力機

制因配置高箍筋量且使用高強度鋼筋，應可對傳力機制作出修正。修正後之建議

分析結果較佳，但其破壞模式仍為混凝土壓桿之擠碎。本研究發現，普通強度與

高強度鋼筋混凝土短柱皆具有類似之特性，並可使用本研究建議之模型作合理地

預測其側力位移行為。本研究建議方法簡單有效，可使用手算方式，其有助於工

程設計之應用。 

 

關鍵詞：鋼筋混凝土、短柱、剪力破壞、軟化壓拉桿模型、高強度、剪力變形、

側力位移曲線 
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Abstract 

The reinforced concrete (RC) Short columns in building structures are generally 

considered to be members with high stiffness. They usually sustain large forces during 

earthquake and are susceptible to brittle shear failure. In the mechanism of lateral load 

resistance, short columns are often the first member to fail. Therefore, lateral load 

deflection curves for short columns have significant influence on the seismic 

assessment. In this study, a trilinear load deflection curve, which includes the shear 

cracking, shear strength, and the loss of vertical load-carrying capacity points, is 

proposed to simulate the behavior of short columns subjected to lateral load. The 

comparison with the experimental results shows that the proposed curve is consistent 

with the stiffness change in shear cracking of concrete. The Softened Strut-and-Tie 

model which was developed to predict the crushing strength of concrete is also able to 

estimate both the shear strength and its corresponding deformation of cracked RC short 

columns. In addition, the failure mode of the proposed model conforms well to test 

observations, which is the crushing of concrete. The degradation of shear strength after 

shear failure was simulated reasonably using the negative gradient of the proposed 

curve. 

Moreover, this study also verifies the proposed equations of shear strength and 

shear deformation prediction to the short columns using high-strength materials. The 

comparisons among the experimental results and the proposed model show that the 

force transfer mechanism in short columns should be modified to account for the use of 

a large amount of high strength steel. The modified model was able to capture the 

failure mode of short columns made of high strength materials, which is the concrete 

crushing at the ends of diagonal struts. The calculated shear strength and shear 
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deformation using the proposed model also showed reasonable agreement with the test 

results. This study found that the characteristics of the RC short columns made of 

normal strength and high strength materials are similar. Finally, the proposed model, 

simple and easy to use for engineers, gives reasonable predictions of shear strength and 

deformation of RC short columns. 

Keywords: high strength, load-deflection curve, reinforced concrete, shear 

deformation, shear failure, short column, Softened Strut-and-Tie 
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第一章 緒論 

1.1 研究背景與目的 

台灣自 70 年代起，經濟快速成長，台灣的建築型態也因經濟之大幅改善，由

原先的木造或磚造建築，逐漸轉變為鋼筋混凝土(reinforced concrete, RC)造建築。

自此，鋼筋混凝土造建築即為台灣住宅最主要的建築型態。然而，台灣位處於環

平洋地震帶上，每年都承受為數不少的地震侵襲，建築物之耐震能力要求較高。

但台灣早期建造的既有建築，缺乏耐震設計的觀念，導致在民國 88 年 9 月 21 日

凌晨發生的「921 集集大地震」，鋼筋混凝土造建築受損相當嚴重。除此之外，國

際上也接連發生不少芮氏規模 6以上之強烈地震，如 2011年紐西蘭基督城地震(芮

氏規模 6.3)、2008 年中國四川的汶川地震(芮氏規模 8.0)等，都造成鋼筋混凝土建

築大量的損壞，甚至出現建築物倒塌，造成人員的傷亡。因此，針對目前既有的

鋼筋混凝土建築，作耐震能力評估是極為重要課題。 

在台灣針對目前既有鋼筋混凝土建築之耐震評估與補強作業，在私人住宅方

面，因牽涉個人財產及政府財源等問題，全面實施較為不易。但在公有建築上，

如學校校舍、消防廳舍等，因上述設施在防救災的概念中，屬於緊急救助與避難

場所。所以，當地震來臨時，這些公共場所就必須比一般建築更具有耐震能力。

然而，在 921 集集大地震中，學校校舍損壞相當嚴重，中部地區近二分之一的校

舍倒塌或嚴重受損。因此，政府為提升既有校舍之安全性，教育部委託國家地震

工程研究中心(National Center for Research on Earthquake Engineering; NCREE)，針

對國內校舍結構提出具體的耐震評估方法。國震中心於 2009 年提出校舍結構耐震

評估與補強技術手冊(第二版) (以下簡稱：校舍技術手冊二版)[1]，即為目前國內

經常被使用之耐震評估方法。 

在既有建築物中，常因為室內之通風需求，或是空調設備開孔之需要，導致
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短柱之形成。根據 921 集集大地震之勘災經驗顯示，短柱之破壞以剪力破壞為主，

如圖 1-1 與圖 1-2 所示。且鋼筋混凝土短柱屬於深短桿件，具有高勁度與脆性剪

力破壞之特性，故於承受地震力時容易分配到較大之側向作用力，並屬於早期破

壞之結構桿件。因此，短柱之側向載重位移曲線對於結構之耐震評估有重大之影

響。以台灣目前常被使用之耐震評估方法，校舍技術手冊二版[1]在評估短柱行為

時，工程師常因短柱之高勁度及脆性剪力破壞特性，造成分析上整體結構行為係

由短柱所主控，使得耐震評估可能失真。所以，在建立短柱之側力位移預測曲線

上，除了對短柱之剪力強度需能精準評估外，對短柱勁度之變化亦應適度掌握，

因其涉及整體結構物在受地震力初期時，短柱與其他桿件之側力分配比例。再者，

短柱在剪力破壞後，須對其側力強度衰減關係作清楚定義，因其涉及短柱於剪力

破壞後，結構內力重分配之關係至鉅。 

然而，短柱之耐震行該如何清楚定義，其行為又與一般柱有何不同？在剪力

強度評估上，依現行 ACI 318-11 [2]之規定，短柱屬於深短桿件，必須以壓拉桿模

型來評估其剪力強度。在短柱之變形評估上，根據 Sezen and Moehle [3]及

Brachmann et al. [4]針對高深比大於 2.5 之柱，所提出的觀點指出，剪力變形於柱

側向變形之比例較撓曲變形小。但對於短柱行為之評估，是否仍是以撓曲變形為

主，則有待試驗數據來做證實。因為在短柱強度發生時之位移，若有變形被低估

的現象，則會因低估短柱之變形進而高估短柱之勁度，影響短柱與建築物內其他

結構桿件之力分配比例，產生短柱太早破壞之現象。再者，在 Elwood and Moehle 

[5]對柱桿件於垂直承載力行為的論文中指出，柱桿件在發生剪力破壞後，會明顯

地喪失側向抵抗力，但卻不影響其垂直向承載能力之維持。並且在 Wallace et al. [6]

對於結構外牆(wall piers)的勘災經驗中，亦有相同之觀點。由於短柱與結構外牆

皆屬勁度高、韌性較低之結構桿件。因此，短柱於強度後之行為應與結構外牆類

似。綜合上述論點，可知短柱於強度發生後會喪失側向抵抗強度但並未喪失垂直

承載能力，且在剪力破壞點與垂直力破壞點間應以負斜率直線相連，藉以模擬短
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柱之側力強度衰減曲線而非直接喪失其側向抵抗力。上述對於短柱耐震行為之論

點，如高估短柱之勁度、低估短柱之側力強度衰減及垂直承載力等，均會對含短

柱建物之耐震評估失真，造成耐震補強經費昂貴且效益不彰。 

因此，本研究將針對上述對於短柱之問題且尚無法明確定義其特性的地方，

透過實驗數據之驗證，提出短柱定性之論點。再以分析模型之推導，並利用實驗

過程儀器之量測結果，對短柱作定量之描述。期望藉由本研究對於短柱之探討，

使未來工程師或研究者對於結構物含短柱之耐震評估不至於與實際行為偏差過

大，並提供一套可行且合理之評估方法。 

1.2 研究方法與架構 

本研究目的在於清楚瞭解實際短柱之耐震行為，並開發一套適合評估短柱行

為之側力位移曲線模型。因此，為求清楚地瞭解上述問題於短柱桿件之耐震行為，

必須透過更多實驗數據的驗證，來闡述短柱桿件之行為。在國外之研究方面，由

Berry et al. [7]所出版的 PEER Center 柱資料庫，蒐集相當多關於柱研究的實驗數

據，但對於剪力破壞的柱桿件，實驗數據數量卻相當稀少，其中對於高深比 2 以

下之短柱數據更是從缺。因此，本研究將透過 2008 年 NCREE 所執行之 8 座短柱

桿件試驗[8]，對於短柱桿件在強度發生時之行為與強度點後至喪失垂直承載力之

行為，做清楚的闡述。並根據上述實驗觀察，本研究將提出一套三線性側力位移

曲線模型，來模擬短柱桿件於地震力作用下之載重位移曲線，針對短柱之剪力強

度、側向變形與強度後之崩塌行為，做出正確且合理的預測。本研究透過與現有

實驗結果比對，來驗證建議曲線之準確性。 

本文組成架構於第二章先針對目前現有之柱剪力行為評估方法作文獻回顧，

藉以初步瞭解剪力破壞之柱耐震行為。第三章將介紹 NCREE 短柱實驗[8]之觀察

結果，並以現有評估方法與實驗結果作比對，進而深入之探討其優缺點。緊接著
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於第四章中，根據實驗觀察之結果，推導短柱之三線性側力位移曲線，透過與實

驗數據之比對，驗證該預測曲線之合理性。此外，本研究更希望將建議曲線應用

在不同範疇之短柱，故於第 5 章內，將利用建議曲線中，短柱剪力強度與其位移

預測模型，應用在高強度鋼筋混凝土短柱之耐震行為預測，透過不同研究者之實

驗數據作佐證，藉以將建議之側力位移曲線模型作較佳之應用。 



5 

 

第二章 文獻回顧 

2.1 美國土木工程師學會 ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 

目前對於既有建築物之耐震性能評估，以 ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]

較常為工程師廣泛地使用。在結構桿件之側力位移曲線預測上，ASCE/SEI 41-06 

Supplement 1 [9]提出一套廣義的結構桿件側力位移曲線模型，其如圖 2-1 所示。

該曲線之縱座標Q為桿件所承受之側力，而 yQ 是降伏力量，若結構桿件受到撓曲

強度主控，即當 1=yQQ 時，代表桿件的強度達到塑性彎矩 pM 。橫座標則採用

轉角θ (Rotating Angle)或是位移比∆ (Drift Ratio)來代表結構桿件之位移。圖 2-1

中，A 點為桿件未受力之情況，B 點為有效之降伏點(Effective Yield)，AB 線性段

之斜率則可根據表 2-1 所示之有效勁度值來估計，依不同的結構桿件型式與受力

情況都會影響其數值。從 B 點之後桿件已經進入塑性變形，並且試體之勁度大幅

縮減，在經歷一段位移 a 之後到達 C 點。過了 C 點，試體的強度急遽衰減，到達

D 點，而其殘餘強度與之 yQ 比值可用 c 來代表，並且可再維持一段位移後，試體

達到最終之破壞點 E。桿件之最大位移即為 B 點之降伏位移再加上 b 值。圖 2-1

中之 a, b, c 值則依據不同之破壞模式，以鋼筋混凝土柱為例，可藉由查 ASCE/SEI 

41-06 Supplement 1 [9]之表 6-8 而得，如表 2-2 所示。 

針對結構桿件不同破壞模式之區別，ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]將桿件

之破壞分為三大類，如圖 2-2 所示。圖 2-2 中之 Type 1 為撓曲破壞，Type 2 為撓

剪破壞，Type 3 為剪力破壞。結構桿件破壞模式之判斷準則，為結構桿件之強度

比較與鋼筋細則，其破壞模式分類表為表 2-3 所示。表 2-3 中之強度比較， pV 即
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為結構桿件達塑性彎矩強度 pM 所對應之作用剪力。 nV 則為 ASCE/SEI 41-06 

Supplement 1 [9]結構桿件之剪力強度，以鋼筋混凝土柱為例，其預測公式如下所

示： 

g
gcdd

cytst
ASCEn A

Af
N

dVM
f

k
s

dfA
kV 8.0

5.0
1

5.0
, ⎟

⎟

⎠

⎞

⎜
⎜

⎝

⎛

′
+

′
+=        (2-1) 

其中， stA 為水平向箍筋面積， ytf 箍筋之降伏強度(MPa)，d 為柱斷面之有效深度，

s 為箍筋間距， cf ′為混凝土抗壓強度(MPa)，N 為柱所承受軸力， gA 代表柱之全

斷面積， dM 跟 dV 為柱在設計載重下，柱斷面之最大彎矩與其對應作用剪力，

dVM dd 之值則介於 2 到 4 之間，在位移韌性比小於或等於 2 的桿件中 1=k ，在

位移韌性比大於或等於 6 的桿件中 7.0=k ，而位移韌性比於 2 到 6 之間者，則採

線性內插求得。 

ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]對於柱桿件破壞模式的分類，其係根據柱桿

件剪力強度 nV [式(2-1)]、斷面塑性彎矩對應之作用剪力 pV 、箍筋之彎勾角度及搭

接與否都是影響破壞模式分類的因素，如表 2-3 所示。柱桿件之破壞模式可分為

三種，第一種為 condition i 之撓曲破壞(即圖 2-2 之 Type 1)，第二種為 condition ii

之撓剪破壞(即圖 2-2之Type 2)，第三種為 condition iii之剪力破壞(即圖 2-2之Type 

3)。本研究主要著眼於鋼筋混凝土短柱之耐震行為，其主要破壞為剪力破壞，其

短柱撓曲強度對應之作用剪力 pV 大於柱體本身之抗剪強度 nV ，此代表柱體在撓曲

降伏（Flexural yielding）之前剪力破壞就會先行發生。 

在圖 2-2 不同破壞模式之側力位移曲線中，因本研究重點為剪力破壞之短

柱，故以剪力破壞為研究標的，剪力破壞(即 Type 3)之點 1,2,3 為剪力強度點，其
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強度以式(2-1)作估計，而位移之計算則如后所述。點 4 則為軸力破壞點(即崩塌

點)，其強度假設為零，其位移之計算亦如后所述。在強度點位移( ASCEu,∆ )預測上，

ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]認為鋼筋混凝土柱有主要兩種變形，撓曲變形

( ASCEf ,∆ )與剪力變形( ASCEs,∆ )，其中撓曲變形亦包含滑移變形之影響。其公式係以

彈性力學理論為基礎，在柱為雙曲率之變形條件下，其公式如下所示： 

( ) wc

ASCEn

effc

ASCEn
ASCEsASCEfASCEu AE

HV
IE
HV

4.012
,

3
,

,,, +=+= ∆∆∆          (2-2) 

其中，H 為柱淨高， cE 為混凝土之彈性模數， effI 為柱斷面之有效慣性矩， effc IE

為柱斷面之撓曲有效勁度，而 wc AE4.0 為柱斷面之剪力勁度， bdAw = ，b 為柱斷

面寬。式(2-2)中之撓曲勁度與剪力勁度，則可根據表 2-1 查表求得。當柱軸力大

於 cg fA ′5.0 時，柱斷面之有效勁度為 gc IE7.0 ， gI 為柱全斷面之慣性矩。當柱軸力

小於 cg fA ′1.0 時，柱斷面之有效勁度為 gc IE3.0 ，而當軸力介於 cg fA ′1.0 到 cg fA ′5.0 之

間，則以線性內插求得。 

在軸力破壞點位移( ASCEa ,∆ )預測上，則根據柱桿件所承受之軸力與箍筋量之

多寡，可依表 2-2 查表而得，其公式如下列所示： 

HrASCEuASCEa ×+= ,, ∆∆               (2-3) 

其中， r 為避免本文符號使用之混淆， r 值即為表 2-2 中之 b 值。 

2.2 美國混凝土學會 ACI 規範 

在短柱之剪力開裂強度預測上，因短柱行為以剪力主控，故開裂行為與剪力

牆之開裂類似，故本文於此先簡介 ACI 318-11 [2]規範對於鋼筋混凝土牆剪力開裂
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強度之相關規定。 

ACI-ASCE Committee 326 [10]報告指出 ACI 規範關於剪力強度之制定是根

據梁試驗結果而得，剪力強度可區分成兩部份之貢獻，一部份由混凝土所提供，

其他部份則由鋼筋提供，此兩部份可單獨計算。牆體混凝土之剪力強度 cV 與混凝

土開裂型式有關，混凝土開裂型式由實驗觀察可歸納為兩大類：一為腹剪開裂

(web-shear)，是試體在中間腹版處主拉應力超出混凝土的抗拉強度 3cf ′ 所造成

的傾斜剪力裂縫，如圖 2-3 所示、另一為撓剪開裂(flexure-shear)，是在距離試體

底部 2/w 高度處因撓曲拉應力超過混凝土開裂強度 2cf ′ 而產生撓曲開裂，然後

沿撓曲裂縫終點產生向著較大彎矩方向的斜裂縫，如圖 2-4 所示。ACI 318-11 [2]

規範針對上述兩種開裂型式有相對應之強度規定，如下兩式所示，式(2-4)為腹剪

開裂，式(2-5)為撓剪開裂。 

w

ww
wwcc

dNdtfV
4

27.0 +′=              (2-4) 

ww
w

w

w

ww

w
cw

cc dt

V
M

t
Nf

fV

⎥
⎥
⎥
⎥
⎥

⎦

⎤

⎢
⎢
⎢
⎢
⎢

⎣

⎡

−

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
+′

+′=

2

2.01.0
05.0           (2-5) 

其中， wt 為牆腹版厚度， wd 為牆體受壓力側最外緣至受拉鋼筋斷面重心之距離，

可取牆寬的 0.8 倍( w8.0 )， wN 為施加於牆體之軸力， w 為牆之水平寬度， wM 為

牆撓曲臨界斷面之作用彎矩， wV 為牆撓曲臨界斷面對應 wM 之作用剪力，軸壓力

為正值，軸拉力為負值，並須考慮由乾縮與潛變所生之拉力的影響。 cV 為式(2-4)

及(2-5)兩者取小值，若 ( ) 02// <− www VM 時，式(2-5)不適用。Cardenas et al. [11]

研究顯示，當試體高寬比愈小，腹剪開裂愈可能發生，即由式(2-4)控制，反之，



9 

撓剪開裂愈可能發生，即由式(2-5)控制。除此之外，ACI 318-11 [2]也以上述之 cV

值作為估算牆體開裂時的強度。 

2.3 校舍耐震評估與補強技術手冊(第二版) 

校舍技術手冊二版[1]是目前台灣針對校舍結構作耐震評估常被工程師使用

之方法。校舍技術手冊二版[1]對於既有建物之鋼筋混凝土柱評估方法如下。首

先，必須先判斷柱之破壞模式，當柱之剪力強度( nV )大於柱撓曲強度所對應之作

用剪力( bV )時，其破壞模式為撓曲破壞或撓剪破壞。但因台灣一般老舊建築之柱

鋼筋量較低，其破壞模式多為撓剪破壞。柱之剪力破壞則發生於柱剪力強度( nV )

小於柱撓曲強度所對應作用剪力( bV )之情況。 

2.3.1 強度點 

柱撓曲強度所對應之剪力預測( bV )，因柱承受雙曲率變形，故可經由下式計

算， 

HMV nb 2=                 (2-6) 

其中， nM 為柱斷面之標稱彎矩強度。至於，柱之剪力強度預測( 二版,nV )，則採用

下式作計算。 

bdf
A

N
s

dfA
V c

g

ytst
n ′⎟

⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
++=

14
117.0cot, 二版二版 α          (2-7) 

其中， 二版α 為剪力裂縫與柱軸線之夾角，在柱受軸力作用下，其會小於 45 ，如

圖 2-5 所示。剪力裂縫角度 二版α 依柱主應力方向之計算，可由下式作計算： 
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2

12
tan

45

1

⎟⎟
⎟
⎟

⎠

⎞

⎜⎜
⎜
⎜

⎝

⎛

+
−=

−

t
t ff σ

σ

α二版            (2-8) 

其中， gAN=σ 為軸壓應力， ct f.f ′= 330 (MPa)為混凝土抗拉強度。 

在強度點之位移計算上，不論破壞模式為何，其預測方式皆以雙曲率柱撓曲

變形公式計算，對剪力破壞之柱，其公式如下： 

( )effc

n
u IE

HV
12

3
,

,
二版

二版 =∆                (2-9) 

其中， gceffc IE.IE 350= 。 

2.3.2 撓剪破壞點 

撓剪破壞柱因柱之剪力強度( nV )大於柱撓曲強度所對應之作用剪力( bV )，故

柱桿件會先發展其撓曲強度，並且在達撓曲強度後，柱主筋降伏，為保守及簡化

起見，假設主筋不發生應變硬化，側力強度保持定值，直至剪力破壞點位移 fs∆ 時，

柱發生撓剪破壞。撓剪破壞點之位移( fs∆ )計算，校舍技術手冊二版[1]建議採用

Elwood and Moehle [12]柱撓剪破壞時之層間變位角公式，其如下所示： 

100
1

40
1

42
14

100
3 ≥

′
−

′
−+=

cgc

m
s

fs

fA
N

f
v

H
ρ

∆
         (2-10) 

其中， ( )bsAsts =ρ 為剪力箍筋面積比， ( )bdVv bm = 為剪應力。 

2.3.3 軸力破壞點 
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當柱產生剪力破壞後，無論柱之破壞模式為何，校舍技術手冊二版[1]認定柱

之側力強度開始逐漸衰減，直至柱喪失軸向承載能力之位移，此時假設側力強度

衰減至零。軸力破壞點之位移計算，則採用 Elwood and Moehle [5]柱軸向破壞時

之層間變位角公式，如下列所示： 

( )

二版

二版

二版二版

θ
θ

θ∆

′′
+′

′+
=

tan
tan

tan1
100

4 2
,

cytst

a

dfAk
sNH

        (2-11) 

其中， cd 為柱核心混凝土之深度，由外圍箍筋中心至另一端箍筋中心之長度， 二版θ ′

為剪力裂縫與水平軸之夾角，一般假設為65 ， k ′為軸力破壞時，變位角之修正

係數，其隨韌性比不同，而有所變化，其值可依據校舍技術手冊二版[1]之圖 4.4

作計算。 

2.4 日本建築學會(AIJ-1990)及 New RC 計畫(JICE-1993) 

在日本對於既有建築物之耐震評估，發展較台灣更為完善，因此，對於既有

建物之結構桿件評估方法眾多。針對鋼筋混凝土柱之剪力強度評估，本研究引用

兩種分析方法為 1990 年日本建築學會(Architectural Institute of Japan, AIJ-1990)規

範 [13] 與 New RC 計 畫 方 法 (Japan Institute of Construction Engineering, 

JICE-1993)[14]。這兩種方法其主要概念相同，但在公式參數或係數之選用考量

上，仍有差別，其不同處分別說明如下。 

2.4.1 日本建築學會規範(AIJ-1990) 

日本建築學會規範(AIJ-1990)[13]之剪力強度評估公式，主要有兩個概念，第

一個為桁架傳力機制(Truss Mechanism)，其強度來源為剪力箍筋。第二個為拱傳

力機制或壓桿傳力機制(Arch/Strut Mechanism)，其強度來源為對角混凝土壓桿，
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相關傳力機制之示意圖，如圖 2-6 所示。該剪力計算強度( AIJnV , )之公式如下： 

( )
2

1tancot,
c

ytstAIJn
fbhfbjV

′
−′+= νβθφρ          (2-12) 

其中， tj 為斷面最外側拉力鋼筋與最外側壓力鋼筋之距離，φ 為桁架機制中主壓

應力方向與水平軸之夾角，θ ′為拱機制中壓桿與水平軸之夾角， h 為柱斷面之深

度。其他相關參數計算如下列公式。 

30
70.1

cf ′
=ν  ( cf ′ : MPa)            (2-13) 

2
0 c

yts
ff

′
≤ νρ                (2-14) 

( ) 0150.1 νν pR−=               (2-15) 

其中， pR 為塑角區之塑性轉角，本研究之短柱皆為撓曲降伏前之剪力破壞，故取

0=pR 。式(2-14)則為可使用箍筋強度之上限，其他相關公式則如下所示。 

h
H

h
H −+⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛=′ 1tan

2

θ             (2-16) 

⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
−−

′
′

= p
yts

ct R 
f

f
h

j 500.2,1,
tan

mincot
ρ
ν

θ
φ         (2-17) 

( )
c

yts

f
f

′
+

=
ν

ρφ
β

2cot1
             (2-18) 

在日本 AIJ-1990 [13]之方法中，不同傳力機制之貢獻比例係由式(2-17)所控

制。若以高深比為 2 之短柱而言，由式(2-16)可知 236.0tan =′θ ，故 )tan( θ ′hjt 在
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式(2-17)中不起作用。因此，若式(2-17)中之 0=pR ，則 φcot 之上限值為 2。但若

φcot 由式(2-17)中之第 2 項所控制時，亦即 

1cot −
′

=
yts

c

f
f

ρ
νφ               (2-19) 

將式(2-19)代入式(2-18)，可得 1=β ，由式(2-12)可發現，此時拱機制之貢獻度為

零，此一分界點之決定如下所示。 

0.21 <−
′

yts

c

f
f

ρ
ν               (2-20) 

式(2-20)係指 ytsc ff ρν 5<′ 時，拱效應為零；惟有在 ytsc ff ρν 5≥′ 時，短柱剪力強度方

有拱效應之貢獻。 

2.4.2 日本 New RC 計畫(JICE-1993) 

日本 New RC 計畫(JICE-1993)之剪力強度公式[14]，沿用日本建築學會規範

(AIJ-1990)[13]之力學概念，而最主要的差別在於，日本 JICE-1993 [14]增列柱軸

力之影響因子，其剪力計算強度( RC New nV , )之公式如下。 

( ) cytstRC New n fbhfbjV ′−+= νβαφρ 1cot,          (2-21) 

( )n
fc

2170.1
30 +

′
=ν               (2-22) 

其中，n 為柱軸力比， cg fANn ′= ，ν 則與式(2-15)相同，其他相關公式則如下所

示。 
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cyt ff ′≤ 0125 ν               (2-23) 

2
0 c

yts
ff

′
≤ νρ                (2-24) 

式(2-23)及式(2-24)為可使用箍筋強度之限制。 

⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
−+⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛=

h
H

h
H 1

2
1 2

α             (2-25) 

⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
−−−

′
= p

yts

ct Rn 
f

f
h

j 5030.2,1,
2

mincot
ρ
ν

α
φ         (2-26) 

日本 JICE-1993 剪力強度公式[14]增加柱軸力之影響參數( n )，主要原因在於

該計畫為發展超高樓層鋼筋混凝土建築而來，對超高樓層建築而言，柱之作用軸

力極高，故對其影響應作謹慎評估。由式(2-22)可知，因為加入柱軸力比n 值， 0ν

值與ν 值隨之提高，此可增加拱機制於剪力強度之貢獻。由式(2-26)可知，因考量

柱軸力之影響， φcot 之上限值為 )32( n− ，此會因軸力增加而降低桁架機制之貢

獻度。而拱機制對短柱剪力強度貢獻之分界點可定義如下。 

n
f

f

yts

c 30.21 −<−
′

ρ
ν              (2-27) 

式(2-27)係指 ytsc fnf ρν ]1)30.2[( 2 +−≥′ 時，短柱剪力強度即有拱效應之貢獻。由式

(2-27)可得知，日本 JICE-1993 剪力強度公式[14]認定，因柱軸力之作用，拱機制

應較易提供剪力強度。 

2.5 軟化壓拉桿模型 

2.5.1 軟化壓拉桿模型精算法 
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在鋼筋混凝土結構物的 D 區域內應力之分佈會有束縮不均勻分佈的現象，對

角壓力破壞係為 D 區域內普遍觀察到的結果，Hwang and Lee [15]根據上述破壞模

式，提出 D 區域強度預測的解析模型－軟化壓拉桿模型，其假設應力是不均勻分

佈，將 D 區域簡化模擬成一壓拉桿模型，如圖 2-7，當混凝土斜裂縫形成後，斜

裂縫間的對角混凝土承受壓應力是為壓桿，而內部的鋼筋提供拉力是為拉桿，鋼

筋承受拉力的同時又可帶動其他的混凝土，被帶動的混凝土形成次壓桿。當混凝

土壓桿因抗壓強度用盡時，壓桿結點處將產生混凝土擠碎，構件的強度也在此時

達到極限值。此時，若混凝土壓桿之抗壓強度以 cf ′計算時，往往高估了構件的強

度，並且混凝土於此階段亦產生豐富之裂縫。因此，本模型亦考慮混凝土壓桿因

混凝土開裂之軟化現象所造成的強度減弱，故名為軟化壓拉桿模型。本模型在模

型推導過程中需滿足力平衡、位移諧和以及材料組成律等要求，因此本模型是一

符合力學原理之解析解。軟化壓拉桿模型提出後經過不斷的研究，將其運用於傳

力行為屬於 D 區域的各種構件上[15]，均可獲得合理的強度預測。 

圖 2-7 就是以壓拉桿桁架來模擬梁柱接頭內束縮之應力流，桁架之桿件由對

角混凝土壓桿、水平及垂直鋼筋所形成的拉桿以及拉桿所帶動的混凝土形成之次

壓桿共同組成，故整體桁架可再分為對角、水平、和垂直機制[15]，如圖 2-8。此

桁架所承受之外力共有三個，分別為梁柱接頭所承受之水平剪力 jhV ，梁柱接頭所

承受之垂直剪力 jvV 和對角方向壓桿之抗壓強度 dC 。由圖 2-7 中平面桁架整體之

外力平衡關係可得 

θcos CV djh =                (2-28) 

θ sinCV djv =                (2-29) 
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θtan==
h

v

jh

jv

V
V

              (2-30) 

其中，θ 為對角壓桿和水平軸之夾角， h 為剪力元素水平向邊長， v 為剪力元素

垂直向邊長。 

圖 2-7 中之桁架有 9 個壓桿，2 個拉桿及 3 個外部束制，共計有 14 個力未知

數。而桁架共有 6 個結點，可提供 12 個力平衡方程式，故其為 2 度靜不定之桁架，

欲對此桁架求解則尚需有兩個條件方程式。Schäfer [16]採用有限元素法(Finite 

element method)分析後對不同機制之傳力勁度比作了二個定義，增加此二個額外

之分力比例，則圖 2-7 中之桁架可作靜定之處理方式。 

Schäfer [16]建議，若僅有對角及水平機制聯合抵抗水平剪力時，如圖 2-8(b)，

則水平機制所佔之單位傳力比例為 hγ 。 

3
1tan2 −= θγ h    for   10 ≤≤ hγ           (2-31) 

因此，梁柱接頭之水平剪力 jhV 分配在水平機制與對角機制之勁度比為

)1( hh γγ − 。 

若僅有對角及垂直機制聯合抵抗垂直剪力時，如圖 2-8(c)，則垂直機制所佔

之單位傳力比例為 vγ 。 

3
1cot2 −= θγ v    for   10 ≤≤ vγ           (2-32) 

因此，梁柱接頭之垂直剪力 jvV 分配在垂直機制與對角機制之勁度比為

)1( vv γγ − 。 
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對圖 2-7 之桁架取內部桿件之力平衡可得。 

θθ cotcos vhjh FFDV ++−=            (2-33) 

其中，D 為對角壓桿之壓力， hF 為水平拉桿之拉力， vF 為垂直拉桿之拉力。而D、

hF 和 vF 均以拉力為正。若令 hR 為水平拉桿所承擔之水平剪力比值， vR 為垂直拉

桿所承擔之垂直剪力比值， dR 則為對角壓桿承擔之對角壓力比值，且 dR 、 hR 和 vR

之和設為 1，則水平剪力分配在三個抗剪機制之比例值如下式所示。 

vhdvh RRRFFD ::cot::cos =− θθ           (2-34) 

不論是否有垂直機制參與反應，水平機制和對角機制在水平剪力之分配勁度

比應如下式。 

h

h

d

h

R
R

γ
γ
−

=
1

               (2-35) 

垂直機制和對角機制之間也存在類似的關係： 

v

v

d

v

R
R

γ
γ
−

=
1

               (2-36) 

由式(2-35)~(-36)聯立求解得 

vh

vh
dR

γγ
γγ

−
−−=

1
)1)(1(              (2-37) 

vh

vh
hR

γγ
γγ

−
−=

1
)1(               (2-38) 

vh

hv
vR

γγ
γγ

−
−=

1
)1(               (2-39) 
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透過 hγ 和 vγ 之定義[16]，及上述式(2-34)～(2-39)推導可知，外力 jhV 作用在圖

2-7 桁架時桿件內力可以直接求得。惟鋼筋受力之行為被簡化為彈塑性，鋼筋降

伏時應力將維持一固定值，因此須考慮拉桿降伏後之分力情形。若有水平拉桿降

伏之情況發生時，水平拉桿將無法承擔額外的力量，因此水平機制在此時應視為

消失，需將 hγ 設定為零， jhV 之增量則持續分配至對角及垂直機制中。而若垂直

拉桿降伏時亦可作類似之處理[15]。 

軟化壓拉桿模型之破壞準則係定義為對角壓桿與結點交接處之混凝土抗壓強

度用盡時。而應作查驗之最大壓應力 max,dσ 須源自對角壓桿、平壓桿和陡壓桿在 d

方向之合力，其可表達如下[15]。 

⎪
⎪
⎭

⎪
⎪
⎬

⎫

⎪
⎪
⎩

⎪
⎪
⎨

⎧
⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
−

+
⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
−

+−= vh
str

d FFD
A θ

θ

θ

θ

σ
sin

2
cos1

cos
2

sin1
1
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max,       (2-40) 

其中， strA 為對角壓桿之有效截面積， ζ 為開裂鋼筋混凝土軟化係數。若

cd f ′=− ζσ max, 即代表混凝土抗壓強度用盡，此時之 jhV 達極限值。 

關於開裂鋼筋混凝土之軟化係數ζ ，其與剪力元素內平均主拉應變 rε 的大小

有關。依 Zhang and Hsu [17]之建議，軟化係數ζ 可以下式估計： 

rrcf εε
ζ

4001
9.0

4001
18.5

+
≤

+′
=  ( cf ′ : MPa)       (2-41) 

而混凝土之材料組成率，Zhang and Hsu [17]建議以下式作計算。 

⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛ −−⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛ −′−=
2

2
o

d

o

d
cd f

ζε
ε

ζε
εζσ  for od  ζεε ≤−        (2-42) 
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其中， 0ε 為混凝土發展出 cf ′時所對應之應變。其值可採取 Foster and Gilbert [18]

之建議： 

⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ −′

+=
80

20001.0002.00
cfε      for    MPa  fc 10020 ≤′≤      (2-43) 

若欲求得開裂鋼筋混凝土之軟化係數ζ 值，則須探討剪力元素內應變場之大

小。軟化壓拉桿模型遵守二維之應變諧和律，也就是剪力元素內平均主拉應變

rε 、剪力元素內平均主壓應變 dε 、水平向之平均正向拉力應變 hε 和垂直向之平均

正向拉力應變 vε 須符合下列諧和條件。 

vhrd εεεε +=+               (2-44) 

水平向之平均正向拉力應變 hε 和垂直向之平均正向拉力應變 vε 則可從拉桿

之拉力求得，其如下所示。 

yhhsthh FEAF ≤= ε               (2-45) 

yvvstvv FEAF ≤= ε               (2-46) 

其中， thA 和 tvA 分別為水平拉桿及垂直拉桿鋼筋之有效截面積， sE 為鋼筋之彈性

模數， yhF 及 yvF 分別為水平拉桿與垂直拉桿鋼筋之降伏強度。根據 Vecchio and 

Collins [19]之看法，避免超估混凝土之軟化效應，應對 rε 設定上限值，軟化壓拉

桿模型[15]對 hε 和 vε 之上限分別設定為 0.002。 

上述對開裂鋼筋混凝土抗壓強度求解時，共涉及了 dε 、 rε 、 hε 、 vε 和ζ ，計

5 個未知數。在方程式方面，可使用 4 個材料組成律[式(2-41)、(2-42)、(2-45)及

(2-46)]，及 1 個位移協和律[式(2-44)]，計 5 個方程式，可用試誤求解[15]。 
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綜合上述的說明，軟化壓拉桿模型之計算過程以流程圖表示，如圖 2-9 及圖

2-10。更詳細的說明，可參考文獻[20, 21]。 

2.5.2 軟化壓拉桿模型簡算法 

為方便工程師設計使用，Hwang and Lee [15, 22]將軟化壓拉桿模型進一步簡

化，得到一簡易之評估公式，簡化後之軟化壓拉桿評估方法(以下簡稱軟化壓拉桿

簡算法)說明如下。由於梁柱接頭之極限強度係決定在對角壓桿與結點交接處之混

凝土擠碎(混凝土壓桿之應力達到軟化混凝土應力之最大值)，若梁柱接頭配置鋼

筋則可帶動更多的混凝土參與承壓，而混凝土強度會因開裂產生軟化現象，故梁

柱接頭之對角抗壓計算強度 ndC , 可定義如下。 

strcnd AfKC ′= ζ,               (2-45) 

其中，K 為壓拉桿指標。 

梁柱接頭之對角壓桿截有效面積 strA ，根據圖 2-11 所示， sa 為對角壓桿在抗

剪平面上的深度，對角壓桿的深度 sa 與水平仰角θ 會受到周圍梁柱壓力區深度的

影響，在梁端塑鉸產生之前，對角壓桿較寬較平，水平抗剪容量較大，反之在梁

端塑鉸產生後，對角壓桿較窄較陡，水平抗剪容量亦隨之縮減。因此，可依梁端

塑鉸不同狀況，對角壓桿截有效面積 strA ，以下式作計算： 

22
cbs aaa +=                (2-46) 

ssstr baA ×=                (2-47) 

其中， ba 為梁柱接頭之梁端壓力區深度， ca 為梁柱接頭之柱端壓力區深度， sb 為

對角壓桿有效寬度，通常為接頭有效寬度。 
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依據前述精算法 Vecchio and Collins [19]之建議，為了避免高估鋼筋混凝土於

剪力強度點時之軟化現象，故將鋼筋混凝土剪力元素之水平暨垂直平均正向應變

設限，設定其上限為穿過裂縫間剪力鋼筋之降伏應變。Hwang and Lee [15, 22]參

考上述建議，將混凝土軟化係數之計算簡化，分別取水平及垂直方向之應變( hε 、

vε )為 0.002，混凝土壓應變( dε )為-0.001，由式(2-44)得 005.0=rε ，將 rε 代入式

(2-41)，可得下列簡化式 

52.035.3
'

≤=
cf

ζ  ( cf ′ : MPa)           (2-48) 

若梁柱接頭內未配置拉桿，則僅能靠對角混凝土壓桿傳遞對角壓力，如圖

2-8(a)所示，此時 1=K 。但若梁柱接頭內有水平或垂直拉桿配置，則拉桿可支持

次壓桿的發展，因有更多的混凝土參與承壓而讓應力流分散如圖 2-8(b)及圖 2-8 (c)

所示，因此對角抗壓強度得以提高，壓拉桿指標K 是反應梁柱接頭內之力傳遞路

徑的多寡。K 值可以下式作計算。 

1−+= vh KKK               (2-49) 

其中， hK 和 vK 分別為水平及垂直拉桿指標，其定義如下。 

h
h

yh
hh K

F
F

KK ≤−+= )1(1             (2-50) 

v
v

yv
vv K

F
F

KK ≤−+= )1(1             (2-51) 

)(2.01
1

2
hh

hK
γγ +−

=              (2-52) 

)(2.01
1

2
vv

vK
γγ +−

=              (2-53) 
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θζγ cos)( ' ×= strchhh Af KF             (2-54) 

θζγ sin)( ' ×= strcvvv Af KF             (2-55) 

其中， hK 和 vK 為彈性水平拉桿及彈性垂直拉桿指標， hF 和 vF 為水平拉桿及垂直

拉桿之平衡拉力值，表示的意義是當拉桿降伏之時，混凝土壓桿亦同時達抗壓強

度之平衡拉桿力， hγ 表示水平拉桿機制與對角機制並聯抗剪時，水平拉桿機制所

佔的相對勁度比例，定義同第 2.5.1 節， vγ 的意義與 hγ 相同，只是將水平拉桿機

制換成垂直拉桿機制。 

軟化壓拉桿模型之各項係數經過合理假設後，可將計算過程予以簡化成工程

師手算即可完成，計算流程如圖 2-12 所示，其計算結果與實驗結果比對有相當合

理之預測值[15, 22]，如圖 2-13 所示。 

2.5.3 軟化壓拉桿模型剪力變形計算 

鋼筋混凝土短柱與低矮型剪力牆之結構行為相當類似，當短柱與剪力牆在強

度點時，皆已出現豐富的剪力裂縫，所以，在剪力變形之預測上，這些剪力開裂

效應應須作適當考慮。目前 ACI 318-11 [2]並無剪力位移相關之計算規定，若以材

料力學的公式作計算，忽略混凝土之剪力開裂，將得到嚴重低估之結果。因此，

本文於此處簡介涂耀賢[23]之低矮型剪力牆側力位移曲線模型，關於剪力變形之

計算，其可用來預測開裂後混凝土之剪力變形量。 

軟化壓拉桿模型計算鋼筋混凝土剪力元素之剪變形，係將試體之極限強度視

為剪力元素所承受之力，並在力平衡下將力量分配到拉桿、壓桿上，再經由材料

組成律估計拉桿、壓桿之應變，最後由應變諧和可得到剪力元素之剪應變及相對

應之剪力位移[23]。圖 2-14 為剪力變形之計算流程圖。利用壓拉桿模型充分考慮
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鋼筋混凝土開裂之現象，據以求得之剪力變形較具物理意義。 

計算剪力元素之剪力變形首先需要決定剪力元素所受的力量大小，此處即以

結構桿件斷面之標稱彎矩所對應之剪力強度 bV 與試體本身之抗剪強度 SSTnV , ，取兩

者之小值。 

),( ,SSTnbh VVsmallerV =              (2-56) 

決定出力元素所受的力量大小後，需將剪力元素所受之側力分配至水平拉桿及垂

直拉桿上。水平拉桿所受之力 hF 與垂直拉桿所受之力 vF ，其分配力量之比例，可

根據軟化壓拉桿之力平衡關係求得[23]，即可分別利用水平拉桿所承擔之水平剪

力比值 hR 及垂直拉桿所承擔之垂直剪力比值 vR 求得，如式(2-38)與式(2-39)所示。

再以下列公式求取水平拉桿力與垂直拉桿力。 

hhh VRF =                (2-57) 

θtanhvv VRF =               (2-58) 

求得水平拉桿所受之力與垂直拉桿所受之力後，即可計算剪力元素在水平方

向與垂直方向之應變。由於牆往往會承受軸力作用，故在考慮牆承受軸力 N 對水

平抗剪強度V 的影響時，可以將牆軸力視為預力來看待。當牆受外力作用，其垂

直方向之拉桿力若小於作用軸力，牆體不會產生垂直方向之拉應變，因而牆體之

軸力可以抑制垂直變形。由 Hwang and Lee 之建議[20, 21]，鋼筋在剪力元素兩側

25%的距離內能發揮 50%效果，而在剪力元素中間 50%的範圍內可發揮 100%的

效果。因此，牆軸力之有效性算法與垂直鋼筋斷面積相同，假設為全部的 75%為

有效值。當垂直拉桿之分配力不足以克服牆軸力時，此時由混凝土與垂直鋼筋共

同承受超額的軸力，而垂直鋼筋將受壓且應變呈現負值。本研究忽略不計垂直應
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變呈現負值之現象。拉桿水平方向應變 hε 與垂直方向應變 vε 之算法如下列所示。 

sth

h
h EA

F=ε                (2-59) 

075.0 ≥−=
stv

wv
v EA

NFε              (2-60) 

混凝土對角壓桿之應變 dε 近似於對角壓桿節點處之最大混凝土應變，根據

Zhang and Hsu [17]之建議，混凝土在軟化後之最大強度下之應變值為 0ζε ，因此

在最大強度點對角方向之應變為： 

0ζεε =− d                (2-61) 

求得剪力元素對角方向之應變後，透過變形諧和關係，如式(2-44)，即可採用材料

力學莫爾圓的概念，此處假設剪力元素在開裂狀態也可以滿足莫爾變形諧和定

律，如圖 2-15 所示，利用圖 2-15 中水平( h )及垂直( v )座標系統之平均剪應變 vhγ ，

如下式所示。 

θθεεγ cossin)(2 drvh −=             (2-62) 

若剪力元素承受均勻之剪變形，則剪力元素之剪力位移可以如下式求得。 

evhSSTshear Hγ∆ =,               (2-63) 

其中， eH 為剪力元素之高度。 

上述軟化壓拉桿評估位移之方法可用來計算單一剪力元素之剪力變形，如果

桿件有不只一個剪力元素，則可分別計算各剪力元素之剪變形，然後相加得到整

個桿件之剪力位移。以柱來說，在柱上端及下端應力為不均勻分佈，因此這兩部

分應被視為 D 區域；而在柱中間的部分，應力較為均勻分散，因此這部分可視為
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B 區域[2]。因此一般之長柱上下兩端為 D 區域，中間為 B 區域，故整個柱之剪力

變形 DDBBDDshear γγγ∆ ++= ，其中 Dγ 、 Bγ 分別為 D、B 區域之剪應變， D 、

B 分別為 D、B 區域之長度。如果 D、B 區域可以準確劃分出來，對於試體剪力

變形之評估就能更有效之掌握。 
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第三章 短柱實驗 

本章主要為介紹國震中心(NCREE)八座短柱試驗之測試計畫與實驗結果[8, 

24]，並引用 Moretti and Tassios [25]之短柱實驗數據，藉由不同研究者之實驗觀察

結果與論點，提出短柱耐震行為之特性。之後，再以上述數據與現有之短柱側力

位移曲線耐震評估方法作比較，並評論其優缺點。 

3.1  NCREE 短柱試驗 

國家地震工程研究中心(NCREE)試驗[8, 24]之目的在於探討剪力破壞的短柱

桿件，在施加固定軸力作用下，變化不同參數對於短柱耐震行為之影響。NCREE

短柱試驗[8, 24]選取對於短柱耐震行為影響較大的三個參數，分別是高深比(high 

to depth ratio)、柱箍筋量(hoops ratio of columns)與軸力比(axial load ratio)。柱高深

比於NCREE試驗中分別採用 1和 2。柱箍筋量分別為韌性配筋(ductile detailing, D)

與非韌性配筋(non-ductile detailing, N)，韌性配筋為符合 ACI 318-11 規範[2]要求

之試體，為明顯區分與非韌性試體耐震行為之差異，此處之配筋量高於一般工程

師設計之柱箍筋量。非韌性配筋之試體為模擬台灣目前既有老舊建築之設計，因

早期耐震設計概念缺乏，柱箍筋多以 90 度彎鉤為主，且無穿插繫筋。柱軸力比分

別為低軸力 cg fA ′1.0 (L)和高軸力 cg fA ′3.0 (H)。低軸力之施加主要模擬建築物樓高

約為二、三層樓之結構，高軸力則為五、六層樓以上之結構。三個不同的參數，

共規劃八座試體。透過這八座試體在雙曲率變形作用下進行試驗，藉以瞭解不同

參數，對於短柱耐震行為之影響。因此，依據不同的參數，依序對試體做命名。

例如：高深比為 2，韌性箍筋配置且承受低軸力之短柱試體，命名為 2DL。其詳

細試體規劃與配筋圖，分別如表 3-1 及圖 3-1 所示。 
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NCREE 試驗[8, 24]所有短柱試體為 300 mm×500 mm 之矩型斷面，由於試驗

採用高深比 1 及 2 之短柱，故柱高為 500 mm 與 1000 mm。因 NCREE 試驗[8, 24]

主要測試目的為觀察剪力破壞之短柱桿件，於地震力下之耐震行為，故柱之主筋

配置，採用較高主筋量的 12 根#7 鋼筋，主筋量為 3.1%，其鋼筋降伏強度經拉力

試驗測試結果平均值為 438 MPa。柱箍筋配置有兩種不同型式，韌性配筋之試體，

採用#4 鋼筋 100 mm 間距，其箍筋面積比為 1.27%。非韌性配筋之試體，採用#3

鋼筋 200 mm 間距，其箍筋面積比為 0.24%。其中，#3 及#4 鋼筋之降伏強度分別

為 458MPa 及 430MPa。NCREE 試驗[8, 24]之柱試體詳細配筋，如圖 3-1 所示。

該試驗之混凝土設計強度為 20.6 MPa，實際混凝土抗壓強度約為 23.4 MPa～27.5 

MPa，各試體之混凝土強度，如表 3-1 之 cf ′所示。柱軸力之施加，採用兩種不同

的參數，分別約為 cg fA ′1.0 與 cg fA ′3.0 ，實際施加軸力之大小各別為 365 kN 及 1094 

kN。詳細各試體施加之軸力，如表 3-1 之軸力比所示。 

NCREE 試驗[8, 24]主要在於瞭解既有建築物短柱桿件之耐震行為。然而，根

據雙曲率變形之特性，本試驗之施力系統，由兩支水平向千斤頂與兩支垂直向千

斤頂組成，如圖 3-2 及圖 3-3 所示。水平向油壓千斤頂之側向位移輸入，係按圖

3-4 所敘述之載重歷時曲線作執行，透過 L 型鋼架之傳力，將水平向油壓千斤頂

之側力輸入短柱試體，並確保水平向合力通過柱之中心點，即雙曲率變形之反曲

點。垂直向千斤頂則施加一固定軸力於測試之柱試體，且兩垂直向千斤頂之垂直

變形量相同，藉以確保柱承受雙曲率之變形。該試驗為模擬短柱桿件，在固定軸

力與側向反覆載重下之耐震行為。在側向反覆載重部分，採用符合 ACI 374.1-05 

[26]規定之載重歷時，以層間變位角為控制參數，依序加載，且每一個層間變位

角皆做三個迴圈，詳細之載重歷時圖，如圖 3-4 所示。 
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NCREE 試驗[8, 24]除了驗證不同參數對於短柱桿件行為之影響外，在試驗過

程中，透過變形的量測，可使研究者更瞭解短柱桿件之耐震行為與側向位移中之

各種變形組成。因此，在外部量測儀器使用上，採用 LVDT 位移計(linear variable 

differential transducer)、量表位移計(dial gauge)及角度計(tilt meter)，量取試體在受

力期間之變形，詳細儀器佈置位置，如圖 3-5 所示。 1∆ 與 2∆ 之 LVDT 用來量測短

柱試體之整體側向變形。δ 與 rδ 用來量測短柱試體與基礎界面間之變形量。 ,i dialδ

與 ri dial ,δ 之量表位移計用來量取矩形量測區塊之對角線長度變形量。 iθ 系列之角度

計則是用來量取矩形量測區塊上方平面與下方平面之轉角變化量。 

NCREE 試驗[8, 24]試驗主要在於觀察不同參數，對於剪力破壞短柱桿件耐震

行為之影響，所以此試驗所有試體，在設計時皆以剪力破壞為設計目標。在裂縫

發展上，圖 3-6 及圖 3-7 顯示各試體於強度點時之裂縫觀察圖，由裂縫觀察圖顯

示，本次試驗各試體之主要裂縫皆以對角斜裂縫為主，並且在短柱試體發展出最

大強度時，對角壓桿端部之混凝土有擠碎鬆動之現象，應是對角壓應力集中處之

混凝土擠碎，而這類型的對角斜裂縫之混凝土擠碎，於試驗觀察中，常被歸類為

剪力破壞之表現。透過測試之裂縫觀察發現，韌性配筋之試體(D series)，裂縫發

展較為豐富。非韌性配筋(N series)之試體，則裂縫較少。並且由高深比為 1 的試

體中，可明顯地發現主要裂縫角度(為與水平軸之夾角)會隨著施加軸力比之增加

而使角度增大，如表 2 之主要裂縫角度及圖 3-6、圖 3-7 所示。圖 3-8 及圖 3-9 則

顯示，本試驗各試體於垂直承載力喪失前之相片，由圖中可得知，短柱喪失垂直

承載力時，對角斜裂縫會有顯著的滑動，亦即喪失剪力破裂面上之剪力摩擦強度

後，才喪失垂直承載力。此現象與 Elwood and Moehle [5]的觀點相符。除此之外，

當短柱桿件在強度後承受較大的變形時，對角斜裂縫相交處有較大之相對錯動，
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故混凝土崩落相當明顯，但此非剪力強度機制之行為。 

NCREE 試驗[8, 24]各試體的側力位移遲滯迴圈(hysteretic loop)，如圖 3-10 至

圖 3-17 所示。根據試體之側力位移曲線顯示，各試體在到達其最大強度後，側力

強度迅速衰減，但仍保有負斜率之衰減行為，並非垂直衰減，為一漸變過程。這

類型的側力位移曲線，通常被視為剪力破壞之桿件。並且透過各試體之撓曲標稱

強度計算，如表 3-2 之斷面分析值所示，各試體的最大側力強度均未到達撓曲標

稱強度。因此，本試驗之短柱桿件依據裂縫觀察圖及斷面分析值，可確認其破壞

模式為剪力破壞。本試驗各試體於試驗時，承受的最大側向作用力 maxV 、最大側

向作用力之側向位移 max∆ 、試體軸力破壞點之位移 a∆ 、最大側向作用力與原點之

割線勁度 (secant stiffness) 及短柱達到強度後之強度衰減負勁度 (negative 

stiffness)，分別依序表列於表 3-2 中。 

根據試驗觀察[8, 24]與遲滯迴圈(如圖 3-10 至圖 3-17)顯示，短柱試體在發生

最大強度後，隨著側位移之增加，混凝土持續開裂擠碎，故側力強度迅速衰減，

但垂直力仍大部份由混凝土支承[圖 3-18(b)]。然而，對於低軸力試體(L series，

cg fA ′1.0 )，由於此次試驗配置之主筋量較高，其軸力可由鋼筋承載，其如圖 3-18(c)

所示。因此，在低軸力試體可發現有斜率較小之強度衰減段，形成側力強度衰減

之雙線性(圖 3-10、圖 3-12、圖 3-14 及圖 3-16)。但對高軸力試體(H series，

cg fA ′3.0 )，其鋼筋在較高軸力作用下均產生挫屈，故無斜率較小之強度衰減段(圖

3-11、圖 3-13、圖 3-15 及圖 3-17)。由於本試驗之主筋量做超量配置，並非常態，

故不宜納入主筋對短柱軸力破壞點位移( a∆ )之貢獻。因此，表 3-2 中之軸力破壞

點位移( a∆ )決定方式分別為，對低軸力試體(L series)，擬扣除主筋所造成斜率較

小之衰減段，故取其扣除點前包絡線之負斜率直線，與側力強度為零(x 軸)之交點
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為修正後之軸力破壞點位移( a∆ )，其如圖 3-18(a)所示。對高軸力試體(H 系列)，

則取其軸向作用力喪失達 20%以上，判定為其喪失垂直承載力之崩塌點。表 3-2

所列之 a∆ 值均標示於圖 3-19 中。 

由表 3-2 及圖 3-10 至圖 3-17 的試驗結果顯示，可依照本次試驗之主要參數，

作各別之比較與闡述。軸力比部分，軸力高之試體(H series)，其最大側力強度均

較大(如表 3-2之最大側向作用力 maxV )，但其側力強度所對應之側向位移則較小(如

表 3-2 之最大側向作用力之側向位移 max∆ )。意即軸力高之試體，其割線勁度(如表

3-2)與剪力強度較大。在強度衰減方面，因高軸力的影響，依據短柱軸力破壞前

之觀察(圖 3-8 及圖 3-9)，混凝土於強度點後劣化較劇烈，故有較大之衰減勁度(如

表 3-2 強度衰減之負勁度)。因此，對軸力破壞點位移 a∆ 而言，軸力高之試體，因

混凝土劣化嚴重，故較容易發生崩塌現象，所以軸力破壞點位移 a∆ 較小(如表

3-2)。主要裂縫角度(為與水平軸之夾角)，則隨著施加軸力比之增加而使角度增大

(如表 3-2)。 

對箍筋量變化部分，高深比 1 之試體(1 series)最大側力強度較接近，並不因

水平向箍筋量之增加而造成側向強度之增量。高深比 2 之試體(2 series)，採韌性

配筋之試體(D series)，其最大側向作用力均較大(如表 3-2 之最大側力強度 maxV )。

然而，在最大側向作用力所對應之側向位移部份，因韌性配筋試體皆有較大之側

向位移(如表 3-2 之最大側向作用力之側向位移 max∆ )，故其對應之割線勁度皆小於

非韌性配筋試體(如表 3-2)。在強度衰減之比較上，韌性試體因水平向箍筋量較

高，對裂縫寬度之束制較佳，混凝土之強度衰減較緩慢，故強度衰減勁度較小(如

表 3-2 強度衰減之負勁度)。因此，軸力破壞點位移 a∆ ，韌性配筋試體，有較大之

軸力破壞點位移 a∆ (如表 3-2)。 
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對於高深比部分，高深比 1 之試體，最大側力強度皆大於高深比 2 之試體，

且高深比 1 之試體於最大側向作用力所對應之側向位移皆較小，故其對應之割線

勁度皆較大。至於強度衰減與軸力破壞點位移 a∆ 之比較，在高深比之變化上，則

較不明顯(如表 3-2)。 

3.1.1  NCREE 短柱試驗之變形量測與分項變形 

在 2006 年 Sezen and Moehle [3]之論文中提及，柱桿件側向變形之組成應有 3

種，撓曲變形、剪力變形及滑移變形。在文中 Sezen and Moehle [3]認定對高深比

5 以上之柱，剪力變形於柱桿件側向變形量佔有之比例相對較小，但此一論點應

較適合於長柱，對於短柱是否適用，仍待查證。故 NCREE 短柱試驗[8, 24]將透過

各分項變形之量測，瞭解短柱側向位移之組成份量與比例。根據外部量測儀器量

測位置與功能之不同，可分別計算試體所承受之撓曲、主筋滑移與剪力變形。撓

曲變形透過角度計(tilt meter)的量測(如圖 3-5)，將上下兩個角度計之差值除以其

高度間距 ih ，即可得其平均曲率 flexureavg ,φ 。再透過對整體柱高做曲率面積法的積

分求得。詳細計算，如下列所示： 

( )
i

ii
flexureavg h

θθφ −= +1
,               (3-1) 

( )∑∑ ×−=××= +

4

0
1

4

0
, iiiiiflexureavgflexure ddh θθφ∆          (3-2) 

其中， iθ 為角度計之量測值，並假設柱之兩端為固定端，其轉角為零( 050 == θθ )，

即可得柱端之曲率。 ih 為量測區塊之高度差， id 為兩角度計間之區塊中點到柱頂

之距離。 

滑移變形之計算，則不同於上述之方法，需經由其他儀器之配合而求得。首
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先以柱試體與基礎界面間之 LVDT，量測得δ 與 rδ 間變形量之差，除以兩儀器之

間距 LVDTb ，再以柱上端量測而得之轉角 4θ 扣除上述計算值，即可得主筋滑移變形

轉角 slipθ 。詳細計算，如下列所示： 

( )
LVDT

r
slip b

δδθθ −−= 4               (3-3) 

Hslipslip ×= θ∆                (3-4) 

其中，δ 、 rδ 為量測值。 

剪力變形則以對角向量表位移計之長度變化量，求取平均剪應變 iavg ,γ ，再乘

以量測區塊之高度差 ih ，並加總而得，其公式如下列所示： 

( )
ii

i dialri dialii
iavg hb

hb
2

,,
22

,

δδ
γ

+×+
=            (3-5) 

iiavgshear h×=∑
3

1
,γ∆               (3-6) 

其中， ib 為量測區塊之寬， ,i dialδ 、 ri dial ,δ 為量測區塊左、右側之對角線長度變形

量。 

經由上述之變形計算，將各試體之撓曲、主筋滑移與剪力變形加總得到 sum∆ ，

與試體所承受之側向變形 total∆ ( 21 ∆∆ −= ，如圖 3-5，即表 3-2 中之最大側向作用

力之側向位移 max∆ )做比較，各短柱試體分項變形量測總和與實際側位移之比較結

果，如圖 3-20 所示。可得知短柱各試體之撓曲、主筋滑移與剪力變形總和與實際

試體所承受之側向變形，量測差距比值( totalsum ∆∆ )，平均值約為 0.84，變異係數
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約為 23%。會產生如此之差距，應在於儀器之佈置，並無法做最佳化的配置。例

如，撓曲曲率的量測，儀器的量測只能得到量測區塊內平均曲率之變化，再加上

儀器數量之配置過少，故無法趨近真實撓曲曲率之線性分佈，進而造成誤差。並

且在變形計算上，使用相當多的假設，這些假設也會造成些許誤差之故。然而，

由圖 3-20 中可見，分項變形量測之總和與實際試體之側向變形尚屬正相關，故分

項量測所標示各位移分量之比例，應還是具有參考性。 

NCREE 短柱試驗[8, 24]各試體之撓曲、主筋滑移與剪力變形，分別將其各自

之計算值與在分項變形量測總和中所占之百分比，表列於表 3-3。圖 3-21 之直方

圖係以量測之側向變形 total∆ 為主，但撓曲、滑移與剪力變形之分項比例，則採用

表 3-3 之比例關係。由表 3-3 及圖 3-21 可明顯得觀察到，剪力變形於短柱之側向

變形，為主控之變形，故在側向位移中，占有相當高之比例。其中，高深比 1 之

試體(1 series)，其剪力變形所占之比例可達平均約 70%。高深比 2 之試體(2 

series)，其剪力變形所占之比例可達平均約 60%。滑移變形部份，根據 Sezen and 

Moehle [3]之論文，滑移變形在長柱之側向位移中，占有相當高的比例。但在剪力

破壞之短柱中，則否。其主要原因來自於，剪力破壞之短柱，柱主筋之拉力值較

低，所造成滑移變形之轉角較小，再加上短柱之跨度較短，故整體而言，滑移變

形在短柱之變形中，所占之比例不高。其中，高深比 1 之試體，因主筋之變形量

較低且柱跨度較短，所以滑移變形較小，其變形所占之比例約在 3%以下。高深

比 2 之試體，因主筋之變形量較高且柱跨度較長，主筋因已接近降伏強度，故變

形量較大，所以導致滑移變形隨之增加，其變形所占之比例約在 20%左右。關於

撓曲變形，因短柱係由剪力主控之行為，故撓曲變形占有之比例相對較低，且撓

曲變形會因軸力而變化，造成軸力較高之試體，撓曲變形較小(如表 3-3 及圖 3-21)。 
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3.1.2 短柱箍筋之應變分佈 

根據試驗之觀察與裂縫發展(如圖 3-6 及圖 3-7)，可明顯得發現剪力破壞之短

柱，其破壞模式應為對角壓應力之混凝土擠碎，屬於壓拉桿之傳力機制。水平向

箍筋在壓拉桿之傳力機制中，便扮演著拉桿的角色。在壓拉桿模型中，拉桿可引

致更多的次壓桿，使更多的混凝土參與傳力，藉以提高短柱之剪力強度。因此，

觀察水平向箍筋之應變量測，可充分瞭解水平向箍筋在壓拉桿傳力機制中扮演之

角色，並且水平向箍筋量亦為本次試驗主要參數之一，故透過觀察水平向箍筋應

變分佈情形，可得知水平向箍筋用於抵抗地震力之有效性。圖 3-22(b)、3-22(c)

分別為高深比為 1 與 2 之試體，水平向箍筋應變沿柱高度之分佈情形。韌性配筋

之試體，應變計貼附於繫筋上。非韌性配筋之試體，則貼附於箍筋外側。於圖 3-22

之應變分佈圖中，水平軸為除以降伏應變後，正規化之比例，垂直軸為應變計距

柱底之垂直距離。 

根據圖 3-22 之水平向箍筋應變分佈圖，可得知韌性配筋試體(D series)，因箍

筋量較高，故箍筋未達降伏。反之，非韌性配筋試體(N series)，因箍筋量較低，

故箍筋皆達降伏。對高深比而言，高深比為 2 之試體(2 series)，箍筋之應變較高，

其原因在於主要裂縫與箍筋之水平夾角較大(如表 3-2 之主要裂縫角度)，主拉應力

方向與箍筋之夾角較小，箍筋有效性較高所致。對軸力比而言，水平向箍筋應變

似乎較不受軸力所影響。最後，於圖 3-22 中可發現，柱中間處之箍筋有效性較高，

接近柱頂或柱底處之箍筋則較無效。若將箍筋視為水平拉桿，將箍筋兩端與短柱

之施力端及反力端連線視為混凝土壓桿，若拉桿之上部與下部壓桿(如圖 3-23 所

示)，兩者角度介於 25º 與 65º 之間者，水平向箍筋之有效性較佳。若任一角度超

出 25º 與 65º 之外者，則水平向箍筋有效性較差。 



36 

圖 3-24 至圖 3-31 為水平向箍筋應變沿柱高度且隨不同層間變位角變化之分

布圖。圖 3-24 至圖 3-31 中較粗之線條，即為最大強度點所對應之水平向箍筋應

變。由水平向箍筋應變圖可發現，不論高寬比為 1 或 2，約在層間變位角 0.3%後，

水平向箍筋因裂縫開裂寬度加大，而使得水平向箍筋變形量隨之增加。故在短柱

達強度點前，藉由水平向鋼筋應變量測可得知，其裂縫發展豐富，將導致短柱因

開裂所造成之勁度轉折。 

3.2  Moretti and Tassios 短柱試驗 

2006 年 Moretti and Tassios [25]之論文中，共有八座柱桿件試體之實驗數據，

其中試體 7 與試體 8 為高深比 4 及高深比 6 之柱，故不在本研究討論之範圍。除

此之外，雖然試體 5 與試體 6 為高深比 2 之短柱，但因加入對角鋼筋於短柱試體

中，而關於配置對角鋼筋之短柱，因需要另作探討，故本研究不採用這兩組數據。

在六座高深比 2 之短柱中，去除含有對角鋼筋之短柱試體，引用其餘 4 座試體，

其試驗之測試參數與材料強度數據，如表 3-4 所示。其中在加載過程上，試體 2

為單向加載(monotonic loading)之試驗，其餘三座試體皆為反覆載重(cyclic loading)

試驗，故試體 2 之實驗值只記載剪力強度。 

Moretti and Tassios [25]之短柱試驗，其皆為 250 mm×250 mm 之方型斷面，其

短柱為高深比 2，故柱高為 500 mm (如圖 3-32)。其試驗之測試參數為主筋量、箍

筋量及軸力比。主筋量之配置有兩種不同方式，分別為 8 根直徑 14 mm 之鋼筋與

8 根直徑 20 mm，其主筋量分別為 2.0%及 4.0%，其鋼筋降伏強度分別為 480 MPa

及 415 MPa。柱箍筋配置亦有兩種不同型式，第一種為採用直徑 8 mm 之鋼筋，

箍筋間距為 50 mm，其箍筋面積比為 1.21%。第二種為採用直徑 10 mm 之鋼筋，
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箍筋間距同樣為 50 mm，其箍筋面積比為 1.88%。其中，直徑 8 mm 及直徑 10 mm

鋼筋之降伏強度分別為 300MPa 及 305 MPa。該試驗之柱試體配筋示意圖，如圖

3-32 所示。柱軸力之施加，採用兩種不同的參數，分別約為 cg fA ′3.0 與 cg fA ′6.0 ，

而 cg fA ′6.0 之軸力主要施加在試體 2 之單向測試中。Moretti and Tassios [25]之短柱

試驗，其測試佈置如圖 3-33 所示，同樣為雙曲率變形之短柱試驗，其施力系統概

念與 NCREE 短柱試驗[8, 24]相同。 

在 Moretti and Tassios [25]之短柱試驗中，根據其試驗之破壞照片顯示(圖

3-34)，主要裂縫為對角斜裂縫，並且在短柱破壞時，對角斜裂縫有顯著的滑動與

混凝土鬆動之現象，這類型的破壞模式，通常被歸類為剪力破壞。圖 3-35 為 Moretti 

and Tassios [25]之短柱試驗中，反覆載重試驗試體的側力位移遲滯迴圈，其曲線

與 NCREE 試驗[8, 24]有著相似之行為，但該試驗並未完成短柱試驗之崩塌測試。

除此之外，由表 3-5 之計算撓曲強度[25]，皆高於各試體的最大側力強度，因此，

可確認其破壞模式為剪力破壞。該試驗之最大側向作用力 maxV 及最大側向作用力

之側向位移 max∆ 皆表列於表 3-5 中。 

3.3 實驗結果與 ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 預測之比較 

ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]為目前對於既有建築物耐震評估與補強之

主要規範之一。它可明確的估計出結構桿件的側力位移曲線。根據第 2.1 節之描

述，短柱桿件之強度分析採用一般柱的剪力強度公式來作預測，會有適用性之問

題。在短柱強度點之位移預測，以彈性力學概念之分析方式，加上勁度之折減來

考慮短柱之側向變形。如此之分析方式，或許適合一般柱之側向位移預測，但對

於短柱而言，是否適合，則有待查證。本研究將針對目前問題，以上述實驗之測
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試結果與 ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]之分析結果作比較，探討其優缺點並瞭

解分析模型與實際短柱耐震行為之差異。 

圖 3-36 為第 3.1 與 3.2 節短柱試體之實驗包絡線與 ASCE/SEI 41-06 

Supplement 1 [9]分析曲線之比較圖。其計算值與測試值之比値，則分別表列於表

3-6。在圖 3-36 中，整體實驗包絡線與分析曲線之比較，可明顯地發現，短柱實

驗包絡線隨著混凝土之開裂，在發展出最大強度前，短柱勁度隨位移之增加逐漸

減緩。然而，ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]卻忽略混凝土開裂之行為，缺乏明

確的混凝土開裂點所造成之勁度轉折，以致於使短柱在達最大強度前之初始勁

度，與實際行為有所出入。 

在側向強度預測部分(如表 3-6)，ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]高估較高箍

筋量試體(D series [8, 24]及 Moretti and Tassios [25]之短柱)之強度，但低估高深比

為 1 之非韌性配筋試體(1N series)，僅對高深比為 2 之非韌性配筋試體(2N series)

有較佳之預測。整體而言，雖然實驗-分析強度比值之平均值為 1.00，但其變異係

數高達 39 %，其預測精度不佳。由於上述實驗之短柱試體均為壓桿混凝土擠碎之

破壞，故按 ACI 318-11 [2]認定短柱採用壓拉桿模型來預測強度較為適合。 

在強度點之側向位移預測上，由表 3-6 中可見，ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 

[9]嚴重低估強度點之側位移量，其實驗-分析強度點位移比值之平均值為 5.86，變

異係數為 45 %。由圖 3-37 可見，強度點位移預測之差異，其主要原因來自於短

柱之剪力變形量被低估。因為在短柱剪力變形預測上，ASCE/SEI 41-06 Supplement 

1 [9]採用彈性力學公式(式 2-2)，嚴重低估剪力變形，忽略混凝土之剪力開裂。依

照圖 3-37 之比較可得知，尤其在非韌性配筋試體(N series)的預測上，低估的情形
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最為嚴重。 

在側向強度衰減斜率上，根據圖 3-36 之實驗包絡線可得知，短柱在達最大側

力強度後，會有負斜率之衰減情況，因此不宜採用 ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]

建議之垂直衰減曲線，如此會太過保守。可依照 Elwood and Moehle [5]之建議，

將強度點與軸力破壞點以直線連接，藉以模擬側力強度之衰減。在垂直承載能力

喪失點預測上，ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]對韌性配筋(D series)試體之預測

較佳，但對非韌性配筋(N series)試體則較為保守。 

3.4 實驗結果與校舍技術手冊二版預測之比較 

校舍技術手冊二版[1]是目前台灣針對校舍結構或既有建築作耐震評估常被

工程師使用之方法。然而，校舍技術手冊二版[1]對於短柱之剪力強度預測，根據

第 2.3 節之描述，同樣地採用一般柱的剪力強度公式來作預測，同時亦會有適用

性之問題。在短柱強度點之側向位移預測，完全以撓曲位移之分析方式，加上勁

度之折減來考慮柱之側向變形，忽略剪力變形之貢獻。如此之分析方式，其適用

性亟待查證。本研究同樣將針對目前問題，以第 3.1 節之實驗測試結果與校舍技

術手冊二版[1]之分析結果作比較，探討其優缺點並瞭解分析模型與實際短柱耐震

行為之差異。 

圖 3-38 為 NCREE 短柱實驗[8, 24]試體之側力-位移包絡線與校舍技術手冊二

版[1]不同破壞模式之預測曲線比較。根據圖 3-38 與表 3-7 之比較結果發現，校舍

技術手冊二版[1]對於短柱之剪力強度預測，對韌性配筋之試體，預測強度明顯地

高估。導致韌性配筋試體之預測破壞模式為撓剪破壞(如試體 1DH、試體 2DL 及

試體 2DH)，與實驗結果明顯不符。圖 3-39 則為第 3.1 與 3.2 節短柱實驗試體之側
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力-位移包絡線與校舍技術手冊二版[1]剪力破壞之預測曲線比較。其計算值與測試

值之比値，則分別表列於表 3-7。在圖 3-39 整體實驗包絡線與分析曲線之比較發

現，校舍技術手冊二版[1]同樣地忽略混凝土開裂之行為，並忽略隨之所造成之勁

度轉折，以致於短柱在達最大強度前之初始勁度，同樣地與實際行為有所出入。

在強度預測部分(如表 3-7)，校舍技術手冊二版[1]，在高箍筋量試體(D series [8, 24]

及 Moretti and Tassios [25]之短柱)之強度預測上，比 ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 

[9]更為高估。其整體實驗-分析強度比值之平均值為 0.76，變異係數高達 62 %，

完全與實際行為偏離。主要原因為校舍技術手冊二版[1]之剪力強度分析，採用

ACI 318-11 [2]剪力強度計算公式作基礎，其適用於一般柱之剪力強度預測，不適

合用來對短柱作評估。此外，在試驗裂縫觀察方面(圖 3-6 及圖 3-7)，短柱試體均

為對角壓桿之混凝土擠碎破壞，此與一般柱之剪力破壞模式不同，故依壓拉桿模

型來預測短柱剪力強度較為適合。 

在強度點位移預測上，由表 3-7 中可見，校舍技術手冊二版[1]同樣出現比

ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]嚴重低估短柱於強度點之側位移量。其實驗-分析

強度點位移比值之平均值為 7.25，變異係數為 94 %。根據第 2.3 節之式(2-9)發現，

其主要原因是短柱之剪力變形量在校舍技術手冊二版[1]完全被忽略，故造成強度

點位移被嚴重低估，導致預測曲線之短柱勁度遠高於實際值。而過高的短柱勁度

估計，在整體結構分析上，會造成短柱提前破壞之假象。至於軸力破壞點位移預

測上，對韌性配筋試體出現高估的現象(表 3-7)，其原因來自於 Elwood and Moehle 

[5]之柱軸力破壞點位移為經驗公式，係針對受撓剪破壞柱桿件實驗結果迴歸分析

而得。對於剪力破壞之短柱而言，應有適用性之問題。整體來說，校舍技術手冊

二版[1]對於短柱桿件之耐震行為預測，較為不佳，對於整體結構分析會造成失真
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之現象。 

3.5 小結 

參照上述之比較結果，本研究於此作一小結，針對五種問題將兩種方法作比

較，並彙整如表 3-8 所示。 

1. 混凝土開裂：兩種方法皆未將短柱之混凝土開裂納入考量，導致在短柱

在達最大強度前之初始勁度使用較高之預測值，與實際行為有所出入。 

2. 強度預測：兩種方法對於短柱強度之分析皆使用一般柱剪力強度公式作

預測，明顯不佳，校舍技術手冊二版[1]尤為嚴重。根據試驗裂縫觀察(圖

3-6 及圖 3-7)，短柱試體均為對角壓桿之混凝土擠碎破壞，故以壓拉桿模

型來預測短柱剪力強度較為適合。 

3. 強度點之側向位移預測：兩種方法對於短柱之剪力變形皆出現嚴重低估

之現象，ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]以彈性力學公式模擬剪力變形

明顯不恰當，而校舍技術手冊二版[1]更直接忽略剪力變形。然而，圖 3-21

顯示，短柱之側向變形是以剪力變形為主，其所佔之比例達 70 %或 60 %

以上，故必須對剪力變形作重新考量，不可忽略混凝土剪力開裂所引致

之側向變形。 

4. 強度衰減：短柱於強度點後之側力強度衰減為一漸變過程，而非

ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]建議之垂直衰減曲線。因此，可依照

Elwood and Moehle [4]之建議，將強度點與軸力破壞點以直線連接，藉

以模擬側力強度之衰減。 

5. 軸力破壞點位移預測：校舍技術手冊二版[1]引用 Elwood and Moehle [5]
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之柱軸力破壞點位移公式，其屬經驗公式，係針對受撓剪破壞柱桿件實

驗結果迴歸分析而得。對於剪力破壞之短柱而言，應有適用性之問題。

而 ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]在軸力破壞點之預測上，有較佳之表

現。 



43 

第四章 短柱側力位移曲線預測模型 

依據第 3.3 節與第 3.4 節之短柱實驗結果[8, 24]與既有側力位移分析曲線比

較，由於 ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]與校舍技術手冊二版[1]對於短柱桿件

耐震行為之預測較為不佳，所以本研究將根據 NCREE 短柱之實驗結果[8, 24]，建

議一套剪力破壞之短柱側力位移預測曲線[27, 28]，來模擬短柱桿件於剪力破壞控

制下之耐震行為，其建議行為曲線如圖 4-1 所示。圖 4-1 顯示建議曲線為三線性

曲線[27, 28]，第一段為短柱之彈性行為至混凝土剪力開裂點，混凝土剪力開裂點

之強度為 crV ，其對應之側向位移為 cr∆ 。第二段為短柱於混凝土剪力開裂後至剪

力強度點，因混凝土剪力開裂後，會導致短柱勁度降低，故會有一勁度轉折現象

產生，其對應之剪力強度與側向位移分別為 proposednV , 與 proposedu,∆ 。第三段為短柱達

剪力強度後之側向剪力強度衰減段，至喪失軸向承載力之軸力破壞點 proposeda ,∆ ，

並假設此時其側力強度為零。其衰減過程之模擬，本研究與校舍技術手冊二版

[1]、Elwood and Moehle [5]及 Wallace et al. [6]之觀點一致，認定短柱於剪力破壞

後之剪力強度衰減為漸變過程，故以負勁度直線來模擬，將剪力強度點與軸力破

壞點之間以負勁度直線連接。相關之公式推衍如下所示。 

4.1 建議曲線之推導 

4.1.1 剪力開裂點 

根據第 NCREE 短柱實驗[8, 24]之側力位移包絡線(如圖 4-2 及圖 4-3)顯示，

在短柱達剪力強度點前，短柱之勁度因混凝土開裂而造成勁度轉折。因此，在短

柱達剪力強度點前，必須將混凝土開裂所引致之勁度轉折作模擬。然而，剪力破

壞之短柱，其混凝土開裂，依 NCREE 實驗[8, 24]裂縫觀察發現(如圖 3-6 及圖 3-7)，
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短柱之混凝土開裂以剪力裂縫為主。所以，在剪力開裂強度( crV )預測上，因短柱

行為以剪力主控，故開裂行為與剪力牆之開裂類似，故採用 ACI 318-11 規範[2]

對於剪力牆之剪力開裂強度作為短柱剪力開裂強度計算，其公式如下： 

h
NdbdfV ccr 4

27.0 +′=               (4-1) 

bdh
V
M

bh
Nfh

fV
c

ccr

⎥
⎥
⎥
⎥

⎦

⎤

⎢
⎢
⎢
⎢

⎣

⎡

−

⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ +′

+′=

2

2.01.0
05.0           (4-2) 

其中， cf ′為混凝土抗壓強度(MPa)，b 為柱之斷面寬，d 為柱斷面之有效深度，N

為柱承受之軸力，h 為柱之斷面深度，M 跟V 為柱撓曲臨界斷面之作用彎矩與其

對應剪力。式(4-1)代表腹剪裂縫發生之開裂強度，而式(4-2)則代表撓剪裂縫產生

之開裂強度。短柱剪力開裂強度應取式(4-1)與式(4-2)之小值。若 ( ) 02 <− hVM

時，則式(4-2)不適用，僅採用式(4-1)之值。 

在開裂點位移( cr∆ )預測上，因短柱於剪力開裂前可視為一彈性體，故可使用

彈性力學理論 [29]來預測短柱開裂點之側位移，其公式與 ASCE/SEI 41-06 

Supplement 1 [9]類似，主要差別在於撓曲勁度折減。其公式如下所示： 

( ) wc

cr

effc

cr
crscrfcr AE

HV
IE

HV
4.012

3

,, +=+= ∆∆∆           (4-3) 

其中，H 為柱之淨高， effc IE 為柱斷面之撓曲有效勁度， cE 為混凝土之彈性模數，

effI 為柱斷面之有效慣性矩，鑑於短柱撓曲開裂通常發生於剪力開裂前，故本文取

geff II 7.0= ， gI 為柱全斷面之慣性矩。 wc AE4.0 為柱斷面之剪力勁度， bdAw = 。 
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4.1.2 強度點 

強度預測上，高深比小於 2 之短柱，因其深短桿件之特性，且依 NCREE 短

柱試驗之觀察結果[8, 24]顯示，短柱之剪力破壞為對角壓桿端部之混凝土擠碎(如

圖 3-6 及圖 3-7)，故其剪力強度應以壓拉桿模型作估計較為合理。除此之外，根

據 ACI 318-11 附錄 A[2]之壓拉桿模型作計算，其分析結果如表 4-1 所示。壓拉桿

模型[2]之測試-分析強度比平均值為 1.87，變異係數為 0.16。其強度由壓桿強度所

主控，與實驗觀察結果為對角壓桿端部之混凝土擠碎相符。故以壓拉桿模型[2]作

短柱之剪力強度評估，比較符合實際短柱之行為，但 ACI 壓拉桿模型[2]分析結果

明顯低估短柱之剪力強度，並且該模型也無法提供側向變形之計算。因此，本論

文建議以軟化壓拉桿模型，評估短柱之剪力強度較為合理。 

本研究採用 Hwang and Lee [15]以及李宏仁與黃世建[22]所建議之軟化壓拉

桿模型簡算法(Softened Strut-and-Tie model)來作預測，其係以壓拉桿傳力機制為

基礎，並配合模擬鋼筋混凝土開裂後的軟化行為，求取混凝土壓桿之擠碎強度。

圖 4-4 顯示軟化壓拉桿模型應用於短柱剪力強度預測所設定之傳力機制，剪力元

素垂直方向邊長為柱之淨高H，而剪力元素水平向邊長 h 為施力端壓力區合力中

心至反力端之壓力區合力中心。若假設柱之壓力區應力為線性行為，則 h 即為柱

之斷面深度h 減掉 2 倍的 31 壓力區深度。若柱之彈性壓力區深度以 kd 表示，則 h

可表達為 ( )32 kdh − ，如圖 4-4 所示。而短柱於彈性行為下壓力區深度之計算可

採 Paulay and Priestley [30]之建議。  

h
fA

Nkd
cg
⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
′

+= 85.025.0              (4-4) 
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其中， gA 為柱之全斷面積。 

故短柱剪力元素內，對角混凝土壓桿與水平軸之夾角θ ，即為下列公式所示

(圖 4-4)： 

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
= −

h

H1tanθ                (4-5) 

若設定短柱之剪力強度係由對角壓桿端部近節點處之混凝土擠碎所造成(圖

4-4)，則短柱之剪力強度 proposednV , 可如下式作估計[15, 22]： 

θζθ coscos, strcdproposedn AfKCV ′==            (4-6) 

其中， dC 為短柱於對角方向壓桿之抗壓強度， K 為壓拉桿指標(strut-and-tie 

index)， strA 為對角壓桿端部近節點處之有效截面積，ζ 為開裂鋼筋混凝土之軟化

係數。而鋼筋混凝土之軟化係數，則與剪力元素內平均主拉應變 rε 的大小有關。

根據 Zhang and Hsu [17]之建議，軟化係數ζ 可以下式估計： 

rrcf εε
ζ

4001
9.0

4001
18.5

+
≤

+′
=  ( cf ′ : MPa)        (4-7) 

rε 之計算，則可透過變形諧和關係求得。 

dvhr εεεε −+=                (4-8) 

其中， hε 為剪力元素水平向之平均正向拉力應變， vε 為剪力元素垂直向之平均正

向拉力應變， dε 為剪力元素之平均主壓應變。 

然而，依據 Vecchio and Collins [19]之建議，為了避免高估鋼筋混凝土於剪力
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強度點發生時之軟化現象，故將鋼筋混凝土剪力元素之水平暨垂直平均正向應變

設限，設定其上限為穿過裂縫間剪力鋼筋之降伏應變。參考上述建議，文獻[15, 22]

將 hε 、 vε 分別取鋼筋降伏應變值 0.002，而 dε 則依大量分析經驗取值為-0.001。因

此，依照式(4-8)之變形諧和關係，可得主拉應變 rε 為 0.005。則式(4-7)之軟化係

數ζ 可簡化成下式： 

52.035.3 ≤
′

=
cf

ζ  ( cf ′ : MPa)            (4-9) 

壓桿面積 strA 則可表達為： 

bkdAstr ×=                (4-10) 

關於短柱剪力強度之計算流程如圖 4-5 所示，相關參數定義可參考第 2.5 節

及文獻[15, 22]，圖 4-5 所示之剪力強度計算已在梁柱接頭、深梁、托架及剪力牆

上有成功之應用[15, 22]。 

在強度點的側向位移預測上，Sezen and Moehle [3]建議，柱桿件於強度點之

側向變形組成應有三種，撓曲變形、剪力變形及滑移變形。但因剪力破壞之短柱

其行為以剪力為主，故其主筋之拉力值較低，進而造成短柱之滑移變形，於側向

位移中所占之比例不高(如表 3-3 及圖 3-21)。因此，建議曲線採用與 ASCE/SEI 

41-06 Supplement 1 [9]相同之概念，將滑移變形併入撓曲變形，並以有效勁度之

折減方式，取代個別之計算。所以本研究之建議方法，將強度點位移( proposedu,∆ )

分為撓曲變形( proposedf,∆ )與剪力變形( proposeds,∆ )兩種。撓曲變形 proposedf,∆ 之計算，採

用 ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9] 相同之方法，在柱承受雙曲率變形條件下，

以下列公式作計算。 
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( )effc

proposedn
proposedf, IE

HV
12

3
,=∆              (4-11) 

其中，柱斷面之撓曲有效勁度( effc IE )之規定，則可根據表 2-1 查表求得。當柱所

承受之軸力大於 cg fA ′5.0 時，柱斷面之有效勁度為 gc IE7.0 。當柱軸力小於 cg fA ′1.0

時，柱斷面之有效勁度為 gc IE3.0 ，而當軸力介於 cg fA ′1.0 到 cg fA ′5.0 之間，則以線

性內插求得。 

剪力變形之預測，因在作剪力強度預測時，採用軟化壓拉桿模型[15, 22]作計

算，該模型同時符合力平衡條件、材料組成律與變形諧和關係，故本研究建議以

軟化壓拉桿模型[15, 22]來估算短柱之剪力變形。然而，根據涂耀賢[23]運用軟化

壓拉桿模型來估算短柱之剪力變形(第 2.5.3 節及圖 2-14)，其計算剪力元素之水平

暨垂直向正向拉力應變程序甚為冗長，不利工程師於耐震評估時使用。針對第三

章之短柱實驗結果，並且根據表 4-2 以軟化壓拉桿模型精算法與簡算法之分析發

現，水平向之正向拉力應變皆接近鋼筋之降伏應變，而垂直向之正向拉力應變則

趨近於零。但第 2.5.3 節中之式(2-60)不應將軸力值視為垂直鋼筋量作分析，且在

短柱垂直正向應變之評估上，其未納入撓曲鋼筋之垂直向拉應變，故而會有低估

之現象。再加上柱於軸向之乾縮潛變現象，會再增加式(2-60)之評估誤差。由於本

研究在短柱剪力強度評估時，在決定鋼筋混凝土軟化係數ζ 值[式(4-9)]，已按軟

化壓拉桿模型[15, 22]之建議，採用 005.0=rε 之應變假設值，故擬一併應用在強

度點之剪力變形評估上。因此，於短柱剪力強度發生時剪力元素內應變場之假設，

其值分別為 005.0=rε 、 001.0−=dε 、 002.0== vh εε 。再透過第 2.5.3 節中提及之

莫爾變形諧和關係[式(2-62)]，求取短柱剪力元素內平均剪應變 vhγ ，其如下所示： 

( ) θθεεγ 2sin006.02sin =−= drvh           (4-12) 
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隨即可得短柱於剪力強度 proposednV , 作用下之剪力變形 proposeds,∆ ： 

HHvhproposeds ×=×= θγ∆ 2sin006.0,           (4-13) 

關於短柱剪力強度點側向位移之計算流程，如圖 4-5 所示。 

 

4.1.3 軸力破壞點 

短柱於軸力破壞時，本研究假設其側力強度衰減為零，其強度衰減曲線，以

負勁度直線來模擬，將剪力強度點與軸力破壞點之間以直線連接，此與校舍技術

手冊二版[1] 、Elwood and Moehle [5]及 Wallace et al. [6]對於側力強度達剪力強度

後之衰減概念相同。但在短柱軸力破壞點 a∆ 之側位移預測上，根據第 3.5 節之比

較結果，本研究採用預測結果較佳的 ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]計算方法，

根據柱桿件所承受之軸力比與箍筋量之多寡，可經由查表 2-2，再使用下列公式

計算而得，該公式與式(2-3)雷同，其如下列所示： 

Hrproposeduproposeda ×+= ,, ∆∆             (4-14) 

其中， r 為避免本文符號使用之混淆， r 值即為表 2-2 中之 b 值。 

4.2 軟化壓拉桿模型之拉桿有效鋼筋面積 

在預測剪力破壞短柱之剪力強度時，由於實驗之觀察與裂縫發展(如圖 3-6 及

圖 3-7) 顯示，其破壞模式應為對角壓應力之混凝土擠碎，屬於壓拉桿之傳力機制

(如圖 4-4)。水平向箍筋在壓拉桿之傳力機制中，便扮演著拉桿的角色。在壓拉桿
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模型中，拉桿可產生除對角壓桿外，更多的混凝土次壓桿，使更多的混凝土參與

傳力，藉以提高短柱之剪力強度。然而，拉桿之數量多寡於軟化壓拉桿模型[15, 22]

中對剪力強度預測值較不敏感。但在剪力變形預測上，拉桿之有效鋼筋面積直接

影響剪力元素內水平暨垂直正向應變之預測，其影響甚大。故拉桿之有效性，宜

正確評估。 

根據 NCREE 短柱實驗[8, 24]之箍筋應變計量測顯示，其分布如圖 4-6 及圖

4-7。圖 4-6 及圖 4-7 為高深比 2 之短柱試體，其水平向箍筋應變沿柱高度之分布

情形。水平軸為箍筋應變計量測值除以應變計量測中之最大值後，正規化之箍筋

有效性百分比，垂直軸為應變計距柱底之垂直距離。根據圖 4-6 及圖 4-7 之應變

計量測值分布顯示，於短柱靠近上下邊界兩端之鋼筋，其拉力應變幾乎為零。原

本軟化壓拉桿模型[15, 22]，假設鋼筋在剪力元素兩側 25 %的距離內能發揮 50 %

效果，而在剪力元素中間 50%的範圍內可發揮 100%的效果。若假設剪力鋼筋均

勻分布並作簡易估計，則可取總剪力鋼筋量之 75%，其公式如下所示： 

∑
=

×=
n

i
ith AA

14
3                (4-15) 

其中， iA 為第 i 組水平剪力鋼筋之截面積。如此之有效性分布，根據圖 4-6 及圖

4-7 之應變計量測值分布顯示，其與實驗觀察結果相去甚遠，故必須對軟化壓拉

桿模型[15, 22]之水平拉桿有效鋼筋面積 thA 做修正，以增進對短柱水平箍筋有效

性之瞭解。 

根據 NCREE 短柱實驗[8, 24]之觀察可知，短柱之水平剪力鋼筋在壓拉桿傳力

機制中，係提供拉桿之功能，其有效性端看水平剪力鋼筋與混凝土次壓桿之夾角

而定(如圖 4-8)。根據 NCREE 短柱實驗[24]指出，將箍筋視為水平拉桿而箍筋兩
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端與施力端及反力端之連線視為混凝土次壓桿。若拉桿之上部與下部壓桿(如圖

4-8)，兩者次壓桿與水平箍筋之夾角介於 25º 與 65º 之間者，水平箍筋之傳力有效

性較佳。若任一角度超出 25º 與 65º 之外者，則水平箍筋之傳力有效性較差[24]。

因此，個別水平剪力鋼筋傳遞水平剪力之有效性，可藉由 Schäfer [16]之建議，參

考圖 2-8(b)，在僅有對角及水平機制聯合抵抗水平剪力時，水平機制所佔之單位

傳力比例 hγ 來作評估。 

圖 4-9(a)顯示單組水平剪力鋼筋與上部次壓桿之夾角為 iα 之情況，此水平拉

桿將上部次壓桿之水平力分量傳遞至對角點“a”處之分力比例，可如下式所示： 

( )[ ] ( )
3

1tan4
3

14
3

12tantan2 1 −=−=−=
−

ihihi
hi

yy αγ       (4-16) 

根據式(4-16)，將夾角 iα 與水平機制所佔之單位傳力比例 hiγ 之關係展開，如

圖 4-10 所示。由圖 4-10 中可知，在 iα 小於約 15 度時，水平機制所佔之單位傳力

比例 hiγ 會低於 0，亦即為無效的鋼筋傳遞剪力狀態。當 iα 大於 45 度時，水平機

制所佔之單位傳力比例 hiγ 會達到 1，亦即鋼筋傳遞剪力效用為全部有效。 

同理，圖 4-9(b)顯示水平拉桿與下部次壓桿之夾角為 iα′之情況，此水平拉桿

將下部次壓桿之水平力分量傳遞至對角點“b”處之水平機制所佔之單位傳力比例

hiγ ′ ，如下式所示： 

3
1tan4 −′

=′ i
hi

αγ               (4-17) 

由於水平拉桿之有效性端看其傳遞施力端與反力端間之水平分力而言，亦即

對上部次壓桿與下部次壓桿均應有效，所以取該水平拉桿之分力比例 hiγ 為式
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(4-16)與式(4-17)之小值。 

( ) 1,min0 ≤′=< hihihi γγγ             (4-18) 

重複上述計算以求取短柱中每組不同位置之水平剪力鋼筋之分力比例 hiγ ，並

以其中之最大值 maxγ ，為水平剪力鋼筋有效性權重係數之分母。即可得修正後之

水平拉桿有效鋼筋面積 thA ，其如下列所示： 

∑
=

×=
n

i
i

hi
th AA

1 maxγ
γ               (4-19) 

圖 4-11 及圖 4-12 顯示本研究建議水平拉桿有效性與 NCREE 實驗值[8, 24]之

比較，修正後之水平剪力鋼筋有效性分布顯示，靠近短柱上下兩端邊界之鋼筋，

其有效性為零。且建議方法之水平剪力鋼筋有效性分布趨勢，與實驗應變計量測

值之分布情形較為吻合。故建議之水平拉桿有效性修正方法尚屬合理。同理，軟

化壓拉桿模型[15, 22]中之垂直拉桿有效鋼筋面積 tvA ，可重複上述過程，作相同

的修正。 

式(4-19)之水平向拉桿有效鋼筋面積修正計算，需確認個別箍筋之位置，此項

計算過於繁複，宜作簡化。因此，本研究為簡化其計算過程，建議依實驗觀察結

果[8, 24]及圖 4-10 之夾角 iα 與水平拉桿分力比例 hiγ 之關係，對均勻分布之剪力鋼

筋，扣除次壓桿與拉桿角度小於15 範圍內之鋼筋面積，亦即扣除剪力元素上下兩

端 4h 範圍內之鋼筋面積後，將該區域內之拉桿有效鋼筋面積，如式(4-15)作簡化

(如圖 4-13)，其公式如下列所示： 
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同理，垂直向拉桿有效鋼筋面積 tvA 修正，亦可以上述方式作簡化。 

4.3 實驗結果與建議曲線預測之比較 

依據上述第 4.2 節之軟化壓拉桿模型之拉桿有效鋼筋面積之推導，可發現箍

筋有效面積之計算有三種方法，如式(4-15)、式(4-19)及式(4-20)。而短柱於剪力強

度點之剪力變形計算，亦有兩種方法，一為涂耀賢[23]建議之剪力變形計算，另

一種則為第 4.1.2 節式(4-13)之簡化計算。為進一步瞭解在短柱剪力強度點之側力

與位移預測應如何選擇，本研究依使用公式與方法之不同，共分成四種不同之分

析方法，其變化關係表列於表 4-3 中。 

分析方法一為水平向拉桿有效面積以式(4-15)之方法作剪力強度之計算，並依

據涂耀賢[23]之剪力變形計算建議作分析之結果。分析方法二為水平向拉桿有效

面積以式(4-19)之方法作剪力強度之計算，同樣以涂耀賢[23]之剪力變形計算建議

作分析之結果。分析方法三為水平向拉桿有效面積以式(4-20)之方法作剪力強度之

計算，同樣以涂耀賢[23]之剪力變形計算建議作分析之結果。分析方法四為水平

向拉桿有效面積同樣以式(4-20)之方法作剪力強度之計算，但剪力變形之計算以式

(4-13)之簡化方法作分析。上述四種方法，將以第 3.1 節與第 3.2 節之短柱試驗結

果作驗證，藉以找出最佳之分析方法。 

表 4-4 之分析方法一為上述第 4.1.2 節建議之軟化壓拉桿模型簡算法[15, 22]，

其拉桿有效鋼筋面積，以式(4-19)建議之鋼筋有效性作預測，剪力變形之計算則採

涂耀賢[23]之建議方法。根據表 4-3 之分析結果顯示，短柱剪力強度之實驗-分析

比值之平均值為 1.20，變異係數為 0.12。其強度分析結果尚屬合理。然而，在剪

力強度點之側向位移預測上，表 4-4 之分析結果顯示，其實驗-分析比值之平均值
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為 2.54，變異係數為 0.38。如此之結果顯示，涂耀賢建議[23]之剪力變形計算方

法，於短柱之分析中過於保守，且變異程度稍大。 

表 4-5 之分析方法二，將以分析方法一為基礎，並依式(4-19)修正拉桿有效鋼

筋面積，其分析結果以表 4-5 顯示。短柱剪力強度之實驗-分析比值之平均值為

1.26，變異係數為 0.11。其強度分析結果較分析方法一為保守。在剪力強度點之

側向位移預測上，表 4-5 之分析結果顯示，其實驗-分析比值之平均值為 2.40，變

異係數為 0.33。由此可知，短柱剪力元素內之水平向拉桿有效鋼筋面積修正，可

使建議曲線於短柱剪力強度點之側向位移預測較為準確。 

表 4-6 之分析方法三，與分析方法二為完全雷同，惟拉桿有效鋼筋面積之修

正以式(4-20)作分析，其分析結果以表 4-6 顯示。短柱剪力強度之實驗-分析比值

之平均值為 1.25，變異係數為 0.11。在剪力強度點之側向位移預測上，表 4-6 之

分析結果顯示，其實驗-分析比值之平均值為 2.41，變異係數為 0.34。由剪力強度

與側向位移預測顯示，其與分析方法二之結果極為相近，但在拉桿有效鋼筋面積

之修正上，採式(4-20)作計算，可大幅降低計算過程所需時間，便利工程師之使用。 

表 4-7 之分析方法四為拉桿有效鋼筋面積之修正以式(4-20)作分析，剪力變形

之計算以建議方法之應變場設定，以式(4-13)簡化剪力變形計算過程，其分析結果

以表 4-7 顯示。短柱剪力強度之實驗-分析比值之平均值為 1.25，變異係數為 0.11。

在剪力強度點之側向位移預測上，表 4-7 之分析結果顯示，其實驗-分析比值之平

均值為 1.72，變異係數為 0.28。雖然，剪力強度分析上與前述分析方法一至分析

方法三無顯著差異，但在剪力強度點之側向位移預測上，則明顯改善許多。 

根據上述四種分析方法之比較顯示，分析方法四既能符合實驗結果，又可便
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利工程師之使用。因此，建議曲線選擇採式(4-20)作為拉桿有效鋼筋面積之修正，

剪力變形之計算以式(4-13)為主。 

圖 4-14 為第 3.1 與 3.2 節短柱試體之實驗包絡線[8, 24, 25]與建議曲線之比較

圖。其計算值與測試值之比値，則分別表列於表 4-8。在圖 4-14 中可見，在短柱

達剪力強度前，隨著混凝土之剪力開裂而產生之勁度變化，在高深比 1 之試體中，

建議曲線與實驗包絡線之勁度轉折點相當吻合。試體 2NH ( 29.0=′cg fAN )與試體

2 ( 60.0=′cg fAN )則有剪力開裂強度高於剪力強度預測值之現象，其原因應在於

ACI 318-11 [2]之剪力開裂強度公式對於高軸力之影響，過於敏感所致。值得一提

的是，雖然，試體 2 [25]剪力強度之測試值低於分析值，但其預測剪力強度仍小

於預測撓曲強度，故預測之破壞模式仍為剪力破壞。在短柱達剪力強度後之衰減

側力強度上，可由圖 4-14 觀察到，建議曲線之負勁度斜直線與實驗結果相當吻

合，但整體來說仍偏向保守。 

表 4-8 中測試與建議曲線分析比值，在剪力強度之比較上，其測試-分析之強

度比平均值為 1.25，變異係數為 0.11。建議方法使用軟化壓拉桿模型[15, 22]較易

掌握短柱剪力強度力學行為之特性，故有較準確之預測。在強度點位移比較部分，

建議曲線之測試-分析位移比平均值為 1.72，變異係數為 0.28。建議曲線雖然預測

結果仍不盡理想，但其已考量短柱剪力開裂所引致之剪力變形，利用軟化壓拉桿

模型[15, 22]剪力元素內應變場之假設，可較合理地預測短柱強度點之位移，並且

提供快速之計算方式。在軸力破壞點位移之測試-分析比較上，因 Moretti 及 

Tassios [25]之短柱試驗並未將實驗進行至柱喪失軸力破壞點，故無法對其試體作

崩塌點之比較，本研究僅以國震中心之短柱實驗[8, 24]數據作比較。建議曲線之

軸力破壞點位移測試-分析位移比平均值為 1.46，變異係數為 0.30。由此可知，建
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議曲線採 ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]之建議，故預測趨勢亦雷同，對韌性配

筋(D series)試體之預測較佳，但對非韌性配筋(N series)試體則較為保守。 

4.4 小結 

本研究建議一套針對高深比小於 2 的短柱，其受剪力破壞控制之側力位移曲

線。建議曲線為三線性關係，其包含剪力開裂點、剪力強度點與軸力破壞點，而

其間以直線相連。其中短柱開裂點之強度，係採 ACI 318-11 [2]規範中牆之剪力開

裂強度模擬，而開裂點位移則以彈性力學公式計算。對短柱剪力強度之預測上，

建議採用軟化壓拉桿模型[15, 22]來作評估。並進而根據模型之應變場，透過變形

諧和關係來估計開裂鋼筋混凝土之剪力變形。短柱在喪失垂直承載能力時，假設

其側向剪力強度為零，而側向位移預測則採用 ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]

之建議值。經過與現有短柱實驗結果比對，本研究建議曲線有合理之預測結果。 

由本研究建議曲線與實驗值之比對可得知，於剪力開裂點前後，短柱之勁度

確實有轉折，應予以考慮。對短柱剪力強度之評估，以壓拉桿模型來預測，可以

得到較準確之評估結果。對短柱強度點之位移計算上，應當考慮剪力開裂所衍生

之剪力變形，而使用開裂鋼筋混凝土應變場作評估依據是一個可行的方法。對短

柱剪力破壞後之側力強度衰減行為，其為漸變方式之過程，可用負勁度之直線模

擬。上述分析之經驗可供校舍技術手冊二版[1]與 ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]

作參考。 

為方便工程實務之應用，本研究將建議方法進一步簡化。對拉桿鋼筋均勻配

置之短柱，本研究建議使用式(4-19)作拉桿有效鋼筋面積之簡化計算，以避免逐根

檢討剪力鋼筋位置之繁雜程序。對短柱強度點之剪力變形計算，本研究建議使用
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式(4-12)，直接假設短柱在剪力破壞時，其剪力元素之主拉應變為 0050.r =ε ，而

主壓應變為 0010.d −=ε 。此可避免軟化壓拉桿模型剪力變形[23]之繁複計算，並

可取得合理之預測成果。 
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第五章 短柱預測模型在高強度材料之應用 

目前台灣地區鋼筋混凝土建築物之樓高大部分皆在 20 層樓以下，但若樓高在

20 層至 30 層樓之間，以普通強度鋼筋混凝土建造，其實相當勉強。然而，台灣

地區地狹人稠，可利用之建築面積已逐漸減少，故台灣建築物朝向超高樓層發展

是必然趨勢。自 1980 年代開始，日本開始重視超高樓層鋼筋混凝土建築物之發

展。並從 1995 年開始，將鋼筋混凝土建築之材料強度大幅度提升，其混凝土抗壓

強度達 150 MPa、主筋降伏強度達 685 MPa、而箍筋降伏強度達 785 MPa。日本

更於 2009 年應用預鑄工法，於東京興建完成一棟 59 層之超高樓層鋼筋混凝土建

築。因此，若能提高鋼筋混凝土材料強度，並應用適合之施工方法，高樓層建築

物同樣也可以使用鋼筋混凝土構造，並達到需求的安全性能。使用預鑄工法及高

強度鋼筋混凝土材料，不僅在營建業可以提昇工程品質，其邊際效益還能減少砂

石開採與鋼鐵用量，以節省能源並減少溫室氣體排放，此為兼顧建設品質與環境

永續的重要發展目標。此外，超高樓層建築在使用上，也會因為室內採光與通風

需求，配置窗戶或通氣孔，導致結構桿件形成短柱之現象。因此，充分瞭解高強

度鋼筋混凝土短柱之耐震行為，確實是目前發展高強度鋼筋混凝土重要課題之一。 

高強度鋼筋混凝土結構在台灣目前仍處於初始發展階段，國內高強度鋼筋混

凝土短柱實驗數據相當缺乏。然而，日本早在 1988 至 1992 年間，曾推動一個五

年期的國家級研究計畫，即所謂的日本「New RC Project」[31]，傾日本國家之人

力及資源研發，使用高強度鋼筋與高強度混凝土，應用在超高層建築物上，將日

本的鋼筋及混凝土材料強度大幅提昇。鑑於日本發展高強度鋼筋混凝土較台灣成

熟，因此，本研究將採用日本高強度鋼筋混凝土短柱之實驗數據，來驗證第 4.1
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節推導之剪力破壞短柱側力位移曲線中，短柱剪力強度點側力與位移之預測模

型，即軟化壓拉桿模型[15, 22]，應用於高強度鋼筋混凝土短柱之適用性，並引入

日本對於高強度鋼筋混凝土桿件兩種常用之剪力強度評估公式[13, 14]作比較，以

探討其優缺點。 

5.1 高強度鋼筋混凝土短柱試驗 

5.1.1 試驗規劃 

普通強度之鋼筋混凝土短柱試驗在國內原本就相當稀少，而高強度之短柱試

驗在國內更是沒有。然而，本研究目的在於清楚地瞭解高強度鋼筋混凝土短柱之

耐震行為，並透過實驗數據的比對，驗證既有模型於高強度鋼筋混凝土材料之適

用性。因此，本文採用 2008 年 Maruta [32]與 1990 年 Sakaguchi et al. [33]所發表

之高強度鋼筋混凝土短柱實驗數據作為研究標的，此批試體皆為高深比 2 之短

柱，且測試之主要參數皆為混凝土強度、箍筋量及柱軸力。混凝土強度在 Maruta 

[32]之測試試體，主要分成兩種不同混凝土強度 130 MPa 及 60 MPa，而 Sakaguchi 

et al. [33]之測試試體，其混凝土強度在 24 MPa 至 94 MPa 之間。主筋皆採用 SD785

之高強度鋼筋，實際降伏強度分別為 1000 MPa 及 1030 MPa，而箍筋則採用實際

降伏強度皆超過 1000 MPa 之超高強度鋼筋。其詳細試體材料強度與相關測試參

數變化，分別如表 5-1 及表 5-2 所示。 

Maruta [32]之短柱試體為 200 mm×200 mm 之矩形斷面，如圖 5-1 所示。其為

高深比為 2 之短柱，柱高為 400 mm。主要測試參數為混凝土強度、箍筋量及柱

軸力。依據該論文[32]設定，其箍筋比變化約從 0.3 %至 1.8 %。箍筋之配筋型式

主要分成兩大類，一為橫箍柱(H Series)，一為橫箍加上螺箍之柱(HS, U Series)，
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其如圖 5-1 所示。另一個主要測試參數為軸力比，其值變化從無軸力至 06.0 P ，實

驗過程為定軸力施加於短柱試體。詳細試體規劃與配筋圖，分別如表 5-1 及圖 5-1

所示。Sakaguchi et al. [33]之短柱試體為 400 mm×400 mm 之矩形斷面，如圖 5-2

所示。因高深比為 2 之短柱，故柱高為 800 mm。箍筋量則從無配置箍筋至箍筋

量為 0.8 %之柱，箍筋型式則以橫箍柱為主，軸力比則從無軸力施加變化至

cg fA ′48.0 且同樣為定軸力施加。詳細試體規劃與配筋圖，分別如表 5-2 及圖 5-2

所示。 

5.1.2 試驗結果與參數比較 

本研究引用之試體皆為高深比 2 之短柱[32, 33]，根據原作者之判斷，短柱之

破壞模式皆為柱主筋未達降伏之剪力破壞。依照試體破壞照片顯示(如圖 5-3)，各

試體之主要裂縫皆以對角斜裂縫為主，在斜裂縫間對角壓桿端部之混凝土有擠碎

鬆動之現象，明顯屬於對角壓應力集中處之混凝土擠碎破壞，該類型破壞通常被

歸類為剪壓破壞。圖 5-4 至圖 5-6 為 Maruta [32]於論文中節錄之短柱試驗遲滯迴

圈。圖 5-7 為 Maruta [32]測試試驗結果之側力位移包絡線。由圖 5-4 至圖 5-7 可

觀察到，各試體在到達其最大強度後，側力強度迅速衰減，這類型的側力位移曲

線，亦可驗證此批試體皆為典型的剪力破壞。各試體於試驗測試時，所達到之最

大側向作用力 maxV ，分別表列於表 5-1 及表 5-2 中。關於試驗最大側向作用力之側

向位移，因可擷取之實驗資料有限，故本研究只摘錄 Maruta [32]橫箍柱試體之最

大側向作用力之側向位移 max∆ ，其表列於表 5-3 中。 

此批試體主要之研究參數為混凝土強度、箍筋量及柱軸力，其參數之影響歸

納如下。由表 5-1 可知，混凝土強度增加(60 MPa 增加至 130 MPa)，則短柱之剪
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力強度亦增加。若混凝土擠碎為剪力破壞之主控模式，則此現象為可預期之結果。

由表 5-1 及圖 5-7(c)可見，柱軸力之增加並未造成柱剪力強度顯著的變化，Maruta 

[32]亦認為軸力並不會直接影響短柱之剪力強度。依據表 5-1、圖 5-7(a)及圖 5-7(b)

之結果顯示，高箍筋量之使用，會顯著提昇短柱之剪力強度。關於這些參數變化

之影響，將會透過分析模型之比較作進一步的說明。 

5.2 高強度鋼筋混凝短柱剪力強度點之預測 

5.2.1 剪力強度與其對應之側向位移公式 

本研究採用的高強度鋼筋混凝土短柱實驗結果[32, 33]顯示，對高深比小於 2

之短柱而言，短柱之剪力破壞為對角壓桿端部之混凝土擠碎，此觀點與一般強度

鋼筋混凝土短柱看法[8, 24]一致。故高強度鋼筋混凝土短柱之剪力強度應以壓拉

桿模型[15, 22]作估計較為合理。因此，本研究以第 4.1 節之短柱側力位移預測曲

線模型中，短柱剪力強度點之建議，來求取高強度鋼筋混凝土短柱之剪力強度

proposednV , 及其對應位移 proposedu,∆ 。但其相關公式已在第 4.1.2 節中推導。因此，為

方便讀者閱讀相關公式，本研究僅於此處列出所需之公式，不再詳加說明。 

θζθ coscos, strcdproposedn AfKCV ′==            (5-1) 

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
= −

h

H1tanθ                (5-2) 

kdhh 3
2−=                 (5-3) 

h
fA

Nkd
cg
⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
′

+= 85.025.0              (5-4) 
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52.035.3 ≤
′

=
cf

ζ                (5-5) 

bkdAstr ×=                 (5-6) 

( ) Hdrproposeds ×−= θεε∆ 2sin,             (5-7) 

其中， dC 為短柱於對角方向之抗壓強度，θ 為對角壓桿與水平軸之夾角(圖 4-4)，

K 為壓拉桿指標，ζ 為開裂鋼筋混凝土之軟化係數， cf ′為混凝土抗壓強度， strA 為

對角壓桿端部近節點處之有效面積，H 為柱之淨高， h 短柱為剪力元素水平方向

邊長，h  為柱斷面之深度，b 為柱斷面寬，N 為柱之作用軸力， gA 為柱之全斷面

積， proposeds,∆ 為短柱剪力強度點之剪力變形， rε 為剪力元素內平均主拉應變， dε 為

剪力元素內平均主壓應變。關於壓拉桿指標K 及短柱剪力強度點之計算流程，如

圖 4-5 所示。 

5.2.2 螺箍筋傳遞剪力之有效性修正 

在 Maruta [32]所測試之試體中可觀察到，在軸力及箍筋量相同之情況下，因

箍筋型式不同，其強度有著明顯的不同，且橫箍柱(H Series)明顯高於橫箍加上螺

箍之柱(HS Series)，如圖 5-8 所示。這意味著即使橫箍柱跟螺箍柱之箍筋量相同，

但螺箍柱內螺箍筋傳遞剪力之有效性需重新考量。 

在軟化壓拉桿模型之傳力機制中，螺箍筋傳遞剪力有效性之考量，係如圖 5-9

所示。螺箍筋在軟化壓拉桿模型中，扮演著拉桿的角色，而拉桿之有效性，則是

在剪力元素內近節點處提供節點之力平衡之用。在橫箍加螺箍筋之柱中，橫箍於

節點處之拉力與剪力方向相同，故其有效性為 100 % (如圖 5-9)，而螺箍筋於節點

位置之拉力與剪力作用方向並不相同，故螺箍筋於節點位置在剪力方向之有效面
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積 hA ，如下列所示： 

αsinspiralh AA =                (5-8) 

其中， spiralA 為螺箍筋之截面積，α 為螺箍筋於節點位置指向曲率中心之徑向線與

剪力作用方向之夾角。本研究針對橫箍加上螺箍之柱試體(HS Series)，其螺箍視

為拉桿之有效面積將依式(5-8)作重新考量。因節點位置與壓力區深度有關，又壓

力區深度受軸力與混凝土強度之影響，故此批試體在不同軸力與混凝土強度之影

響下，螺箍筋於節點位置之有效性係有不同。在混凝土 130 MPa 及軸力 06.0 P 之試

體，其螺箍筋傳力剪力之有效面積約為 55 %；而混凝土 60 MPa 及軸力 03.0 P 之試

體，其有效性則約為 70 %(如表 5-4 之螺箍筋傳遞剪力有效性百分比)。 

5.3 實驗數據與分析模型之比較 

本節除了以第 5.2 節短柱剪力強度點之建議，利用其剪力強度 proposednV , 及其對

應位移 proposedu,∆ 之預測公式作分析外，同時亦將利用第 2.4.1 節之日本建築學會規

範(AIJ -1990)[13]及第 2.4.2 節之 JICE-1993[14]之柱剪力強度評估方法來作預測。

並藉由第 5.1 節之 Maruta [32]與 Sakaguchiet al. [33]實驗數據，來作上述三種方法

之驗證與比較，其分析結果如表 5-3、表 5-5 至表 5-7 所示，詳細論述如后所示。 

5.3.1 建議剪力強度點之評估方法 

首先，討論剪力強度分析部分，本研究採用 ACI 318-11 [2]對於剪力強度評估

之規定，剪力箍筋降伏強度不得使用超過 420 MPa 作分析。因為軟化壓拉桿模型

[15, 22]之箍筋降伏應變假設為 0.002，此為一般強度鋼筋(降伏強度為 420 MPa)

之降伏應變，此假設與 ACI 318-11 規範[2]之規定相符。 
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在探討剪力強度前，先針對在軟化壓拉桿模型中[15, 22]，螺箍筋傳遞剪力有

效性作探討。根據表 5-5 之分析結果，橫箍柱(H Series，試體編號 1-11)之測試-

分析強度比平均值為 1.76，變異係數為 0.11。橫箍加螺箍筋之短柱(HS Series，試

體編號 12-23)，其測試-分析強度比平均值則為 1.66，變異係數為 0.10。上述之分

析結果係依圖 5-9 及式(5-8)作拉桿有效面積之修正。若將螺箍筋視同橫箍筋一樣

有效，即在箍筋間距範圍內，取 4 肢箍筋作為有效之抗剪鋼筋。此時橫箍加螺箍

筋之短柱(HS Series)，其測試-分析強度比平均值為 1.57，變異係數為 0.09(如表

5-4 之測試-分析強度比螺箍筋有效面積無修正)。由此可知，若不對螺箍筋作修

正，其平均值相較於橫箍柱(H Series)，明顯偏離數據群之平均數，且對螺箍筋之

有效性作偏高之估計，以致於高估螺箍柱之剪力強度預測值。除此之外，根據實

驗數據[32]顯示(如圖 5-8)，橫箍柱之試體(H Series)，其強度明顯高於橫箍加上螺

箍之柱(HS Series)，這意味著螺箍筋傳遞剪力之有效性較橫箍筋為差。所以，依

實驗結果及分析結果顯示(如表 5-4)，對螺箍筋之傳遞剪力有效性必須作修正，以

避免在預測短柱剪力強度時，造成不可忽略之誤差。 

由表 5-7 之分析結果得知，軟化壓拉桿模型[15, 22]在可使用剪力鋼筋降伏強

度為 420 MPa 下，整體測試-分析之強度比平均值為 1.72，變異係數為 0.12。此分

析結果顯示對於高強度鋼筋混凝土之剪力強度分析偏向保守但變異程度不大，而

造成偏保守之原因，可能是實際鋼筋降伏強度高於分析時所採用之鋼筋強度所致。 

因此，本研究為清楚瞭解高強度鋼筋對軟化壓拉桿模型[15, 22]之影響，分別

將分析時之鋼筋強度提高至 ACI 318-11 規範[2]容許熔接麻面鋼線網之降伏強度

550 MPa 與高強度鋼筋之標稱強度 785 MPa。然而，在軟化壓拉桿模型原本預設

之應變場，為使用鋼筋降伏強度 420 MPa 作為拉桿，剪力元素主拉應變 rε 為 0.005
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之況狀下，以考量鋼筋混凝土之開裂軟化係數ζ ，如式(5-5)所示。因此，若將剪

力鋼筋強度提高，雖可增加短柱剪力強度式(5-1)之K 值(壓拉桿指標)，但同時也

會使得剪力元素內應變場作改變，造成軟化係數ζ 隨之變化，故軟化係數ζ 之變

動需以第 4.1.2 節之式(4-7)重新調整。剪力鋼筋降伏強度 550 MPa 與 785 MPa 之

應變分別為 0.003 及 0.004。但在短柱傳力機制中(如圖 4-4)，垂直向拉桿因本文採

用之短柱為主筋未達降伏之剪力破壞，主筋之變形相對箍筋而言，其產生之鋼筋

應變較小。所以本文假設垂直向拉桿(主筋)應變仍維持在 0.002 之層級，但水平向

拉桿(箍筋)則依不同強度變化，採用不同之鋼筋應變。透過變形諧和關係，如第

4.1.2 節之式(4-8)所示，可得剪力元素主拉應變 rε ，再將其值代入式(4-7)，其結果

分別如下所示。 

( ) 490153 .
MPaf
.

c

≤
′

=ζ               (5-9) 

( ) 460982 .
MPaf
.

c

≤
′

=ζ              (5-10) 

式(5-9)為使用鋼筋降伏強度 550 MPa 下( 006.0=rε )，所改變之軟化係數，式

(5-10)為使用鋼筋降伏強度 785 MPa 下( 007.0=rε )，所改變之軟化係數。在短柱

剪力強度評估上，使用軟化壓拉桿模型[15, 22]應用於高強度材料之適用性，仍有

研討之空間。因為開裂鋼筋混凝土軟化係數ζ ，係依據 Zhang and Hsu [17]之建

議，但其適用範圍為 100 MPa 以下之混凝土，故在 Maruta [32]之短柱試體，其混

凝土強度高達 130 MPa，會有適用性之問題。因此，需有更多之實驗數據作深入

研究，來修正軟化係數。 

圖 5-10 顯示軟化壓拉桿模型[15, 22]在使用不同之箍筋降伏強度下，其分析結
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果以測試值為分母作正規化之比較。提高箍筋使用強度所導致剪力強度之提升並

不明顯，主要原因在於提高鋼筋強度，雖可增加拉桿傳遞剪力之容量，但同時軟

化係數也因剪力元素內之主拉應變 rε 提高，而使得軟化係數ζ 隨之降低，如式(5-9)

及式(5-10)所示。並且，軟化壓拉桿模型[15, 22]主要破壞模式為對角混凝土壓桿

擠碎，所以，提高箍筋降伏強度對於剪力強度之效果不顯著，剪力強度主要仍以

對角混凝土壓桿為主。表 5-5 至表 5-7 為軟化壓拉桿模型[15, 22]使用不同箍筋降

伏強度下之測試-分析強度比，使用箍筋強度為 550 MPa，其整體測試-分析之強

度比平均值為 1.68，變異係數為 0.12。使用箍筋強度為 785 MPa，其整體測試-

分析之強度比平均值為 1.64，變異係數為 0.13。無論提高箍筋強度與否，其分析

結果皆屬保守。然而，高強度鋼筋對於剪力強度之提升，一定有所助益。所以，

本研究建議評估高強度鋼筋混凝土短柱之剪力強度時，可採用箍筋強度為 550 

MPa。 

在剪力強度點之位移預測上，因高強度鋼筋混凝土短柱之最大側向作用力之

側向位移 max∆ ，只有 Maruta [32]橫箍柱試體可擷取實驗值，故位移之分析只以橫

箍柱之測試數據作比較討論。根據前述剪力強度預測之建議，採用箍筋強度為 550 

MPa，取 006.0=rε ，故剪力變形公式，式(5-7)則簡化成下式： 

Hproposeds ××= θ∆ 2sin007.0,            (5-11) 

因此，表 5-3 之位移預測值即為使用箍筋強度為 550 MPa 下，與測試值之比

較結果。其測試-分析之位移比平均值為 2.18，變異係數為 0.51。雖然，根據整體

數據顯示，建議方法之預測值相當保守，但變異程度稍大。但再深入個別試體之

分析發現，柱箍筋作超量配置之試體(試體編號：6 及試體編號：9)，其預測值更
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為保守。 

綜合前述強度與位移分析，顯然建議方法在高強度短柱剪力強度點之預測，

有改善的空間，尤其以柱箍筋量作超量配置之高強度短柱試體亟需做出修正，本

研究將再重新檢視實驗結果[32, 33]，在第 5.4 節作深入之討論。 

5.3.2 日本建築學會規範(AIJ-1990) 

日本建築學會規範(AIJ-1990)[13]針對高強度鋼筋混凝土柱之剪力強度預

測，使用實際鋼筋之降伏強度來作評估，其相關公式請參考第 2.4.1 節。由表 5-7

之分析結果得知，其整體測試-分析之強度比平均約為 1.14，變異係數為 0.22。雖

然，日本 AIJ-1990 [13]之整體預測結果尚屬準確，但其變異係數卻較大，甚至出

現高估之現象。其主要原因在於日本 AIJ-1990 [13]主控之傳力行為是桁架傳力機

制，在使用高強度鋼筋之狀況下，根據圖 5-11 顯示，因未考慮柱所承受之軸力，

導致低估拱效應之剪力強度貢獻。尤其在未配置箍筋之試體 C1(編號 24)之評估

上，出現嚴重低估剪力強度之結果。其主因為日本 AIJ-1990 [13]，對高強度短柱

之剪力強度預測，其認定桁架機制之貢獻較為顯著，而低估拱機制之剪力強度貢

獻。然而，實驗觀察短柱破壞之主因為壓桿端部之混凝土遭擠碎，日本 AIJ-1990 

[13]之剪力公式卻認定短柱之剪力破壞係由桁架機制所主控，其所認定之破壞模

式與實驗觀察不符，這是其預測值變異性較高之主要原因。 

5.3.3 日本 New RC 計畫(JICE-1993) 

日本 JICE-1993 [14]之剪力強度評估，同樣使用實際鋼筋之降伏強度作分析，

其相關公式請參考第 2.4.2 節或 Watanabe and Kabeyasawa 之文獻[34]。由表 5-7
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之分析結果得知，其整體測試-分析之強度比平均值為 1.15，變異係數為 0.10。由

於日本 JICE-1993 [14]充分考慮柱軸力之影響，其主控之傳力行為是拱傳力機制。

如圖 5-12 所示，拱效應在剪力強度之貢獻上，明顯高於桁架效應，故日本

JICE-1993 [14]之分析結果較佳，其預測值之變異性較低。但在短柱試體未承受軸

力之試體，如：CK-0.6-0.0(編號 21)，日本 JICE-1993 [14]與 AIJ-1990 [13]有著相

同之現象，其會高估桁架效應。主要原因在於，雖然日本 JICE-1993 [14]之拱效應

較明顯，但由於其破壞模式並未明確定義，導致未承受軸力之試體破壞模式以桁

架機制認定，此與實驗觀察結果不符，故造成評估上之偏差。 

日本 AIJ-1990 [13]與 JICE-1993 [14]之剪力強度估計均採用下限法(Lower 

Bound Approach)，由第 2.4 節之式(2-12)與式(2-21)可見，其係由兩種不同之傳力

機制所疊加而得。各別機制之應力分布可以清楚描述，如圖 2-6 所示，但在疊加

後僅知力平衡狀態仍可維持，但合併後之應力分布則已模糊，故而無法確認適用

之變形協和法則。整體而言，日本 AIJ-1990 [13]與 JICE-1993 [14]方法係屬經驗公

式(Empirical Equation)而非解析模型(Analytical Model)，故其無法繼續發展出位移

計算之功能。相反地，第 5.2 節之軟化壓拉桿模型[15, 22]符合力平衡、變形諧和

與材料組成律，其為解析模型，可據以推導出位移計算之功能。 

5.3.4 三種分析方法之比較 

前述三種分析方法，在高強度鋼筋混凝土短柱之剪力強度評估上，各有其優

缺點，而本研究採用之短柱試體[32, 33]其主要測試參數為混凝土強度、軸力比與

箍筋量。所以，本節將依測試參數比較三種方法之差異。在混凝土強度差異上，

由圖 5-13(a)顯示，混凝土強度提升，測試結果之剪力強度有顯著之增加。在軸力
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影響部分，由圖 5-13(b)顯示，測試結果之剪力強度差異不明顯，只有輕微之增量

或持平。在箍筋量部分，由圖 5-13(c)顯示，測試結果之剪力強度隨箍筋量之增加

而提高。 

軟化壓拉桿模型[15, 22]於高強度短柱之建議方法(  MPa550=ytf )，其破壞模

式為對角壓桿之混凝土擠碎，故混凝土強度提高，其預測之短柱剪力強度亦隨之

提高，如圖 5-13(a)所示。關於短柱剪力強度之變化對於柱軸力增加但較不敏感部

分，建議方法在軸力增加時，其對角壓桿有效面積( strA )隨之增加，但式(5-1)中之

θcos 值亦因θ 角度變陡而變小。在一正一反之間，建議方法在柱軸力增加時，其

預測剪力強度緩慢增加，但增幅並不顯著，如圖 5-13(b)所示。關於短柱剪力強度

對於柱箍筋量增加而上昇之部分。建議方法認定柱箍筋之功能有二，一是作為拉

桿以提供額外之次壓桿傳力路徑，故而增加剪力強度。二是控制混凝土開裂寬度，

抑制鋼筋混凝土軟化現象，其亦可提高柱之剪力強度。建議方法充分掌握箍筋之

拉桿效應，故預測剪力強度隨箍筋量之增加而提高。但建議方法對鋼筋混凝土軟

化現象已作簡化，如式(5-9)所示。根據未簡化之軟化係數公式，如第 4.1.2 節之式

(4-7)，其軟化係數不會因箍筋量增加，使 rε 值降低，導致ζ 值提高。故建議方法

之剪力強度增加量，不若測試結果那樣顯著，其強度變化趨勢如圖 5-13(c)所示。 

日本 AIJ-1990 [13]之方法，在混凝土強度部分，雖然其預測結果隨混凝土強

度增加而提昇，如圖 5-13(a)所示，但其內含意義卻不盡相同。因為若引用的試體

無拱效應之貢獻，則混凝土強度增加造成剪力強度提昇係藉由桁架效應來達成，

此與實驗觀察不符。軸力參數部分，因軸力非日本 AIJ-1990 [13]公式之影響參數，

故其剪力強度預測值不受軸力影響，如圖 5-13(b)所示。箍筋量參數部分，因日本

AIJ-1990 [13]公式以桁架機制為主，故其對箍筋量之變化甚為敏感，如圖 5-13(c)
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所示，但實際上其破壞模式與實驗觀察結果並不相符。 

日本 JICE1993 [14]之公式，在混凝土強度提高時，其剪力強度預測結果隨之

增加，如圖 5-13(a)所示。在軸力與箍筋量影響上，日本 JICE1993 [14]公式之預測

趨勢明顯與實驗結果有些許差距，其對軸力與箍筋量變化之影響掌握度不佳，如

圖 5-13(b)及圖 5-13(c)所示。 

5.4 短柱抗剪傳力機制之修正 

在圖 5-5 及圖 5-6 之試驗遲滯迴圈中，可發現此兩組試體皆為箍筋量較高之

短柱，並且兩者皆先發生對角剪力裂縫後，剪力箍筋再於下一個層間變位角(drift 

ratio)出現降伏之現象。其不同於圖 5-4 較低箍筋量之短柱，對角剪力裂縫與剪力

箍筋降伏幾乎同時發生。雖然，上述三座試體皆為柱主筋未達降伏之剪力破壞，

但在短柱試體 H-1.2-0.6 與 H-1.2-0.3 之遲滯迴圈中，在對角剪力裂縫發生產生強

度峰值後，因短柱剪力箍筋量配置較高且為高強度鋼筋，使得混凝土裂縫發展較

為豐富，進而導致更多剪力鋼筋參與傳遞剪力，使短柱之剪力強度因而再次提昇。

尤其在圖 5-7(a)及圖 5-7(b)之側力位移包絡線中，以試體H-1.8-0.3及試體H-1.8-0.6

具有上述行為最為明顯，其隱含著不同之傳力機制，造成短柱剪力強度之提升。

在強度點位移之量測結果顯示(如表 5-3)，同樣地，在箍筋量較高之短柱試體，其

裂縫發展較為豐富，故側向位移較大。 

依現行規範 ACI 318-11 [2]對於深短桿件之定義，即 D 區域與 B 區域之劃分

(如圖 5-14)。高深比 2 以下之短柱可視為單一 D 區域作分析，而在第 5.2 節之高

強度鋼筋混凝短柱剪力強度點之預測，即視短柱為單一 D 區域作剪力強度之預

測。然而，在 D 區域之認定上，ACI 318-11 [2]是以桿件斷面深度來作決定，此種
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D 區域與 B 區域劃分方法有令人爭議之處。根據郭武威[35]與 Kuo et al. [36]之研

究發現，D 區域與 B 區域之劃分方法，需以剪力鋼筋之配置作劃分。因此，本研

究將引進郭武威[35]與 Kuo et al. [36]之建議方法，對高強度鋼筋混凝土短柱剪力

強度點之強度與位移作分析，再將其分析結果與第 5.3.1 節之分析結果作比對。 

根據圖 5-15 所顯示之剪力傳遞機制，Kuo et al. [36]認定剪力箍筋扮演兩種角

色。一是剪力箍筋承接具應力集中現象之扇形壓桿力，再將其分散且均勻地傳遞

至壓力場，故 D 區域與 B 區域之劃分和剪力鋼筋之配置有關。二為藉由剪力鋼筋

之參與，可調整壓桿之傾斜角在合理範圍。以高深比 2 之高強度鋼筋混凝土短柱

而言，將短柱視為單一 D 區域，其對角壓桿角度θ 可能過大[如圖 5-16(a)]，造成

短柱剪力強度之預測過於保守。但因使用高強度鋼筋且作超量配置，以圖 5-15 之

混凝土壓桿與剪力鋼筋力平衡關係，剪力箍筋所提供之強度，可使短柱 D 區域之

長度縮短，調整 D 區域對角壓桿之角度，形成兩個 D 區域重疊之現象[如圖

5-16(b)]，即表 5-8 至表 5-11 之 DD 區域，如此之剪力傳遞路徑，可提高短柱剪力

強度與其對應之位移。 

Kuo et al. [36]之 D 區域剪力強度計算係以對角壓桿力與剪力鋼筋作力平衡，

進而找出 D 區域之長度與角度。其計算流程如圖 5-17 所示，整個計算過程為試

誤法(trial and error)，故先對 D 區域之剪力強度 DCV ′ 作假設，再以力平衡關係求得

D 區域之角度 Dθ (如圖 5-16)，隨即可得 D 區域長度 dL ，其公式如下： 

ytst
D

yvDC fA
s

jdFV
4
3tan2 θ×==′            (5-12) 

Dd jdL θtan×=               (5-13) 
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其中， yvF 為剪力鋼筋降伏力， jd 為壓力區合力中心至主筋斷面重心之距離，s 為

剪力鋼筋間距， stA 為剪力鋼筋面積， ytf 為剪力鋼筋之降伏強度(MPa)。計算流程

之相關公式，則採軟化壓拉桿模型[15, 22]之相關定義。透過上述之計算即可得 D

區域剪力強度 DCV ，此時檢核 DCV 是否與 DCV ′ 近似。若否，則重新假設 DCV ′ 繼續計

算，直至兩者近似為止。 

依照 Kuo et al. [36]建議方法修正之短柱 DD 區域分析結果與單一 D 區域之分

析結果比較，如表 5-8 至表 5-10、及圖 5-18 所示。在剪力強度分析上，根據表 5-8

及表 5-9 之 D 區域長度，若 D 區域長度小於柱高，則認定該短柱之傳力機制為 D

區域重疊。反之，若 D 區域長度大於柱高，則將該短柱之傳力機制視為單一 D 區

域。修正後之 D 區域重疊剪力強度比較，其整體測試-分析之強度比平均值為

1.38，變異係數為 0.19，如圖 5-18 所示。若將上述需將傳力機制作修正之短柱，

再重新列表，如表 5-10 所示。由表 5-10 可發現，其單一 D 區域之測試-分析強度

比平均值為 1.73，變異係數為 0.13，經傳力機制修正後，其重疊 DD 區域之測試-

分析強度比平均值為 1.23，變異係數為 0.16。由此可知，重疊 DD 區域之計算結

果較單一 D 區域較為準確，如此之分析結果顯示高強度短柱因剪力鋼筋超量配置

及高強度鋼筋之使用，的確有不同之傳力機制，造成短柱剪力強度之提升，故分

析結果較為合理。 

在強度點位移之預測上，利用 Kuo et al. [36]之傳力機制劃分建議，及上一段

之判斷準則，D 區域之長度縮短，造成 D 區域角度 Dθ 隨之變小，故剪力變形預測

公式，因採用箍筋強度為 550 MPa，其剪力內平均主拉應變取 006.0=rε ，式(5-7)

可簡化成下式： 



74 

HDproposeds ××= θ∆ 2sin007.0,            (5-14) 

其中，原本剪力變形計算應為兩個個別 D 區域剪力元素之剪力變形相加後，扣除

其重疊區域之變形量，但由於 D 區域之角度 Dθ 相同，且兩個 D 區域長度 dL 亦相

同，故在扣除重疊長度後，其值仍為柱之淨高H 。因此將剪力變形預測公式簡化

成式(5-14)。 

根據表 5-11 之分析結果顯示，其測試-分析之位移比平均值為 1.78，變異係

數為 0.38。重疊 DD 區域之位移預測明顯地較單一 D 區域更為準確，如此之分析

結果亦證實高強度短柱的確有不同之傳力機制，其與實驗結果相符，但本研究所

引用高強度鋼筋混凝土短柱實驗[32, 33]數據並不完整，相關之力學行為亟需完整

之實驗描述與數據再作釐清。 

關於測試參數之比較上，混凝土強度提升部分，單一區域與 D 區域重疊之變

化趨勢相近，但 D 區域重疊之預測值較接近實驗結果，如圖 5-19(a)所示。在柱軸

力變化比較上，編號 3 之試體 H-0.6-0.6，因判斷準則認定其未發生 D 區域重疊之

傳力機制，故修正前後預測值不變。但修正後之 D 區域重疊傳力機制，其參數影

響變化趨勢較單一 D 區域不佳，如圖 5-19(b)所示。關於短柱剪力強度對於柱箍筋

量增加而上昇之部分，修正後之短柱剪力強度點預測，依郭武威[35]與 Kuo et al. 

[36]之建議，D 區域重疊之剪力強度與柱箍筋量有相關，故其對箍筋量之變化甚

為敏感，較接近實驗結果之變化，如圖 5-19(c)所示。但其破壞模式仍為混凝土壓

桿之擠碎。 

綜合上述之結果，可發現高深比 2 之高強度鋼筋混凝土短柱，因配置高箍筋

量且使用高強度鋼筋，使短柱傳力機制不再只為單一 D 區域。透過郭武威[35]與
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Kuo et al. [36]建議之 D 區域劃分方法，高深比 2 之短柱，在高箍筋量、一般強度

混凝土搭配高強度箍筋與柱軸力較低之試體分析結果，其會有 D 區域重疊之傳力

機制。然而，目前國內 20 層至 30 層樓之鋼筋混凝土建築，其柱尺寸因承受軸力

較大之影響，可達 1.2 公尺，再加上樓層淨高約為 2.7 公尺，所以該柱之高深比約

為 2.2。在柱高深比為 2.2 之傳力機制中，因柱圍束所引致之高箍筋量，與前述之

結論相似，故應為 D 區域重疊或是有 B 區域出現之 DBD 傳力機制。因此，本節

建議之傳力機制修正，除可應用在高強度鋼筋混凝土短柱之剪力強度與位移預測

上，更可將應用範圍推廣至目前國內高樓層鋼筋混凝土柱之剪力強度與變形分

析，但仍須更多實驗數據來作更深入之探討。 

5.5 破壞模式之修正 

在 Maruta [32]與 Sakaguchi et al. [33]之論文中，皆提及其短柱之破壞模式為柱主

筋未達降伏之剪力破壞，並且未提及關於短柱撓曲強度之資訊。但此兩批短柱試

驗數據，有部分是承受高軸力之短柱實驗，所以，當短柱若為撓曲壓力破壞時，

柱主筋勢必不會發生降伏之現象。因此，本研究重新檢視高強度鋼筋混凝土短柱

實驗之包絡線，如圖 5-20 所示。在 Maruta [32]配置高箍筋量(1.8%)與低箍筋量

(0.3%)之短柱實驗結果比較中，可明顯的發現低箍筋量試體(0.3%)為剪力破壞之曲

線，但高箍筋量試體(1.8%)則存有疑問。 

關於上述之疑問，根據圖 5-21 之軸力-彎矩關係圖，可顯示出某部分試體的確為

撓曲破壞主控。如圖 5-21(a)中，撓曲破壞之短柱分別為箍筋量為 1.2%及 1.8%。

圖 5-21(b)之撓曲破壞試體，則為箍筋量 0.6%、1.2%及 1.8%之短柱。在圖 5-21(c)

之撓曲破壞短柱，其箍筋量為 0.8%。在圖 5-21(d) 中，全部皆為撓曲破壞且其箍
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筋量皆為 0.4%。因此，在圖 5-21 之軸力-彎矩關係圖中，確實有些短柱試體因配

置高箍筋量，而使其破壞模式屬於撓曲破壞。顯然原作者之判斷或許有些錯誤，

因此，本研究將把上述分析結果再重新檢討，考量其破壞模式之影響。 

本研究在考量破壞模式之準則，即是將短柱之撓曲強度與剪力強度分別求

出，並以小值作控制。若為撓曲強度主控，其破壞模式即為撓曲破壞。反之，則

為剪力破壞。在考量破壞模式之影響後，其分析結果如圖 5-22 所示。日本 AIJ-1990 

[13]與 JICE1993 [14]之測試-分析強度比平均值皆為 1.20，而變異係數則分別為

0.23 及 0.15。建議模型之分析結果，其測試-分析強度比平均值為 1.42，變異係數

為 0.18。由上述之分析結果可知，當充分考量短柱之破壞模式後，日本 AIJ-1990 

[13]與 JICE1993 [14]之預測結果，其變異程度增加，但仍保有其準確性。建議模

型雖較前述兩者仍偏保守，但其預測結果之變異程度與日本規範屬於同一層級。

所以，在考量破壞模式後，建議模型並不會損失預測之準確性，而日本 AIJ-1990 

[13]與 JICE1993 [14]則有變異程度增加之趨勢，但考量破壞模式卻是分析模型是

否合理的第一步驟。故建議模型確實較適合用來分析高強度鋼筋混凝土短柱之剪

力強度。 

5.6 小結 

高強度鋼筋混凝土短柱之試驗結果[32, 33]顯示，其破壞模式為柱主筋未達降

伏之剪力破壞，各試體之主要裂縫皆以對角斜裂縫為主，並且在對角壓桿端部之

混凝土有擠碎鬆動之現象，其屬於對角壓應力集中處之混凝土擠碎。該實驗觀察

結果與國家地震工程研究中心對普通強度短柱之測試結果[8, 24]相似。 

本研究建議以軟化壓拉桿模型[15, 22]，應用在單一 D 區域高強度鋼筋混凝土
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短柱之剪力強度分析上，其分析結果尚稱合理偏向保守，且變異性甚低，這是因

為其破壞模式明確且與實驗結果相符之故。然而，根據郭武威[35]與 Kuo et al. [36]

之建議，因引用之高強度短柱試體，對剪力箍筋作超量配置及高強度鋼筋之使用，

可將短柱單一 D 區域之傳力機制，修正為重疊之 DD 區域，其分析結果較佳，但

其破壞模式仍為混凝土壓桿之擠碎。 

日本 AIJ-1990 [13]對高強度鋼筋混凝土短柱之分析結果，似乎相當準確。但

未考慮柱軸力效應，其抗剪機制主要為桁架傳力機制，明顯與實驗觀察結果不符，

故其分析變異程度較大。日本 JICE1993 [14]之剪力強度評估考慮軸力效應，其主

要抗剪機制則為拱傳力機制，分析結果明顯較佳，力學行為也符合實驗之觀察。

但其破壞模式並未明確定義，故對未受軸力試體有較差之預測結果。 
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第六章 結論與建議 

鋼筋混凝土短柱在目前既有建物之耐震評估中，由於其高勁度與脆性剪力破

壞之特性，經常控制耐震評估之分析結果，而造成工程師評估之困擾。然而，國

內外研究關於高深比 2 以下之短柱，其相關文獻相當稀少，無法對短柱之耐震行

為作明確的定義，諸如：短柱初始勁度、剪力強度與其對應位移之評估、強度後

之衰減行為與軸力破壞點之預測等。經由本研究之發現，已可藉由試驗結果歸納

出屬於短柱之特性，並透過分析模型之推衍，經實驗結果之比對，已可對短柱作

定量之描述，並提供一套可行且合理之評估方法。關於本研究短柱之相關結論與

未來研究展望，其分別描述如后。 

6.1 結論 

本研究重點在於高深比 2 以下剪力破壞之鋼筋混凝土短柱耐震行為，其研究

成果之呈現，將分成實驗觀察與建議側力位移曲線兩大部分，作個別且詳細之描

述。 

6.1.1 實驗觀察 

1. 本研究所採用之短柱實驗結果，不論為普通強度或高強度鋼筋混凝土短

柱，根據裂縫觀察之結果顯示，其破壞模式皆為柱主筋未達降伏，而為

對角壓桿之混凝土擠碎破壞，故以壓拉桿模型來預測短柱剪力強度較為

適合。 

2. 短柱之初始勁度變化，因高深比 2 以下之短柱以剪力行為主控，故需考

慮混凝土剪力開裂，用以估計剪力強度前所導致之勁度轉折。 

3. 短柱剪力強度所對應之側向位移，根據實驗之分項變形量測，高深比 2

以下之短柱以剪力變形為主，其剪力變形平均約可達側向位移之 60 %以
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上。撓曲與滑移變形相對較小，該行為不同於一般柱之分項變形比例關

係。 

4. 短柱在達剪力強度點後，其側力強度迅速衰減，但仍保有負斜率之衰減

行為，並非直接喪失其側力強度，為一漸變過程。如此之強度衰減行為，

有助於結構物在短柱產生剪力破壞後之內力重分配。 

5. 在高強度鋼筋混凝土短柱實驗結果，可發現因配置高箍筋量且使用高強

度鋼筋，使短柱傳力機制不再只為對角向之壓桿混凝土擠碎，存在著不

同之傳力機制。根據試驗之遲滯迴圈，可發現在對角剪力裂縫產生強度

峰值後，因短柱剪力箍筋量配置較高且為高強度鋼筋，使得混凝土裂縫

發展較為豐富，進而導致更多剪力鋼筋參與傳遞剪力，使短柱之剪力強

度因而再次提昇。 

6.1.2 短柱側力位移曲線預測模型 

1. 本研究建議一套三線性關係之短柱側力位移曲線，其與目前既有分析模

型之差異主要之一，為建議曲線考量混凝土之剪力開裂，故增加剪力開

裂點之預測，藉以模擬短柱達剪力強度前之初始勁度轉折。 

2. 短柱剪力強度之預測上，根據實驗觀察顯示，其破壞模式為對角壓桿之

混凝土擠碎，故建議曲線採用軟化壓拉桿模型[15, 22]來評估短柱之剪力

強度。 

3. 關於軟化壓拉桿模型[15, 22]之拉桿有效鋼筋面積修正，為方便工程實務

之應用，對拉桿鋼筋均勻配置之短柱，本研究建議使用式(4-19)作拉桿有

效鋼筋面積之簡化計算。 

4. 對普通強度短柱強度點之剪力變形計算，根據軟化壓拉桿模型[15, 22]之

應變場，透過變形諧和關係來估計開裂鋼筋混凝土之剪力變形。本研究

建議使用式(4-13)，直接假設短柱在剪力破壞時，其剪力元素之主拉應變
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為 0050.r =ε ，而主壓應變為 0010.d −=ε 。此可避免軟化壓拉桿模型剪

力變形[23]之繁複計算，並可取得合理之預測成果。在高強度鋼筋混凝

土短柱部分，因建議箍筋使用強度為 550 MPa，其鋼筋降伏應變為

0.003，故剪力元素之主拉應變為 006.0=rε ，其公式建議使用式(5-11)。 

5. 短柱在喪失垂直承載能力時，假設其側向剪力強度為零，而側向位移預

測則採用 ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]之建議方法。其側力強度衰減

曲線，以負勁度直線來模擬，將剪力強度點與軸力破壞點之間以直線連

接。 

6. 在高強度鋼筋混凝土短柱之抗剪機制修正上，因配置高箍筋量且使用高

強度鋼筋，使短柱傳力機制不再只為單一 D 區域。透過郭武威[35]與 Kuo 

et al. [36]建議之 D 區域劃分方法，高深比 2 之短柱，在高箍筋量、一般

強度混凝土搭配高強度箍筋與柱軸力較低之試體分析結果，其會有 D 區

域重疊之傳力機制，如圖 5-16 所示。 

6.2 未來研究之展望 

1. 關於鋼筋混凝土短柱之側力位移曲線預測模型，因本研究所採納之短柱

實驗，皆為柱承受雙曲率變形條件下之實驗結果，故建議曲線有合理之

預測結果。若應用在整體建築物構架上，在短柱端部之固定度並非完全

剛接，必須考慮其影響。但考量短柱端部剛接度之問題甚為複雜，需有

更多實驗數據作為佐證。 

2. 在短柱剪力強度評估上，使用軟化壓拉桿模型[15, 22]應用於高強度材料

之適用性，仍有研討之空間。因為開裂鋼筋混凝土軟化係數ζ ，係依據

Zhang and Hsu [17]之建議，但其適用範圍為 100 MPa 以下之混凝土，故

在 Maruta [32]之短柱試體，其混凝土強度高達 130 MPa，會有適用性之

問題。因此，需有更多之實驗數據作深入研究，來修正軟化係數。 
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3. 目前國內 20 層至 30 層樓之鋼筋混凝土建築，其柱尺寸因承受軸力較大

之影響，可達 1.2 公尺，再加上樓層淨高約為 2.7 公尺，所以該柱之高深

比約為 2.2。在柱高深比約為 2.2 之傳力機制中，因柱圍束所引致之高箍

筋量，與本文高強度短柱之研究情況相似，故可能有 D 區域重疊或是有

B 區域出現之 DBD 傳力機制。因此，本研究建議之傳力機制修正，除

可應用在高強度鋼筋混凝土短柱之剪力強度與位移預測上，更應進一步

探討目前國內高樓層鋼筋混凝土柱之剪力強度設計，但此一議題，需要

更多實驗數據來作深入之探討。 
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符號表 

gA   = 柱之全斷面積 

hA   = 螺箍筋於節點位置在剪力方向之有效面積 

iA   = 第 i 組水平剪力鋼筋之截面積 

stA   = 水平向箍筋面積 

strA   = 對角壓桿之有效截面積 

spiralA  = 螺箍筋之截面積 

thA   = 水平拉桿鋼筋之有效截面積 

tvA   = 垂直拉桿鋼筋之有效截面積 

wA   = 柱之剪力傳遞面積， bdAw =  

ba   = 梁柱接頭之梁端壓力區深度 

ca   = 梁柱接頭之柱端壓力區深度 

sa   = 對角壓桿在抗剪平面上之深度 

b   = 柱之斷面寬 

ib   = 量測區塊之寬 

LVDTb  = δ 與 rδ 間兩儀器之間距 

sb   = 對角壓桿有效寬度 

dC   = 對角方向壓桿之抗壓強度 

ndC ,   = 梁柱接頭之對角抗壓計算強度 

D   = 對角壓桿之壓力 

d   = 柱斷面之有效深度 

cd   = 柱核心混凝土之深度 

id   = 兩角度計間之區塊中點到柱頂之距離 

wd   = 牆體受壓力側最外緣至受拉鋼筋斷面重心之距離 
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cE   = 混凝土之彈性模數 

effc IE  = 柱斷面之撓曲有效勁度 

sE   = 鋼筋之彈性模數 

wc AE4.0  = 柱斷面之剪力勁度 

hF   = 剪力元素內水平拉桿之拉力 

vF   = 剪力元素內垂直拉桿之拉力 

yhF   = 水平拉桿鋼筋之降伏強度 

yvF   = 垂直拉桿鋼筋之降伏強度 

hF   = 水平拉桿之平衡拉力 

vF   = 垂直拉桿之平衡拉力 

cf ′   = 混凝土抗壓強度(MPa) 

tf   = 混凝土抗拉強度(MPa)， ct f.f ′= 330  

yf   = 主筋之降伏強度(MPa) 

ytf   = 箍筋之降伏強度(MPa) 

H   = 柱之淨高 

eH   = 剪力元素之高度 

h   = 柱斷面之深度 

ih   = 量測區塊之高度差 

effI   = 柱斷面之有效慣性矩 

gI   = 柱全斷面之慣性矩 

jd   = 壓力區合力中心至主筋斷面重心之距離 

tj   = 斷面最外側拉力鋼筋與最外側壓力鋼筋之距離 
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K   = 壓拉桿指標 

hK   = 水平拉桿指標 

vK   = 垂直拉桿指標 

hK   = 彈性水平拉桿指標 

vK   = 彈性垂直拉桿指標 

k   = 位移韌性比 

k ′   = 校舍技術手冊二版柱軸力破壞時變位角之修正係數 

kd   = 柱之彈性壓力區深度 

dL   = D 區域之長度 

h   = 剪力元素水平向邊長 

v   = 剪力元素垂直向邊長 

w   = 牆之水平寬度 

M   = 柱撓曲臨界斷面之作用彎矩 

dM   = 設計載重下，柱斷面之最大彎矩 

nM   = 柱斷面之標稱彎矩強度 

pM   = 結構桿件斷面之塑性彎矩 

wM   = 牆撓曲臨界斷面之作用彎矩 

N   = 柱承受之軸力 

wN   = 牆承受之軸力 

n   = 柱軸力比， cg fANn ′=  

0P   = 在無偏心載重下之軸力計算強度 

dR   = 對角壓桿承擔之對角壓力比值 

hR   = 水平拉桿所承擔之水平剪力比值 

pR   = 塑角區之塑性轉角 



92 

vR   = 垂直拉桿所承擔之垂直剪力比值， 

r   = ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 表 6-8 之 b 值 

s   = 箍筋間距 

wt   = 牆腹版厚度 

V   = 柱撓曲臨界斷面對應M 之作用剪力 

bV   = 柱斷面之標稱彎矩所對應之作用剪力 

cV   = 混凝土牆剪力開裂強度 

crV   = 短柱建議曲線之混凝土剪力開裂強度 

DCV   = D 區域之剪力強度 

DCV ′   = D 區域初始假設之剪力強度 

dV   = 設計載重下，柱斷面之最大彎矩所對應之作用剪力 

hV   = 剪力元素所承受之側力 

jhV   = 梁柱接頭之水平剪力 

jvV   = 梁柱接頭之垂直剪力 

maxV   = 試驗之最大側向作用力 

ASCEnV ,  = ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 結構桿件之剪力強度 

AIJnV ,  = 日本建築學會規範(AIJ-1990)之剪力強度 

RC New nV ,  = 日本 New RC 計畫之剪力強度 

proposednV ,  = 短柱建議曲線之剪力強度 

SSTnV ,  = 軟化壓拉桿模型之剪力強度 

二版,nV  = 校舍技術手冊二版柱之剪力強度 

pV   = 斷面塑性彎矩 pM 所對應之作用剪力 
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wV   = 牆撓曲臨界斷面對應 wM 之作用剪力 

α   = 螺箍筋於節點位置指向曲率中心之徑向線與剪力作用方向之夾角 

iα   = 剪力元素內水平剪力鋼筋與上部次壓桿之夾角 

iα′   = 剪力元素內水平剪力鋼筋與下部次壓桿之夾角 

二版α  = 剪力裂縫與柱軸線之夾角 

a∆   = 試驗軸力破壞點位移 

ASCEa ,∆  = ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 之崩塌點位移 

proposeda ,∆  = 短柱建議曲線軸力破壞點之側向位移 

二版,a∆  = 校舍技術手冊二版柱之軸力破壞點位移 

cr∆   = 短柱建議曲線剪力開裂點之側向位移 

ASCEf ,∆  = ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 強度點之撓曲變形 

crf ,∆  = 短柱剪力開裂點之撓曲變形 

flexure∆  = 量測之撓曲變形 

proposedf,∆  = 短柱剪力強度點之撓曲變形 

fs∆   = 柱撓剪破壞點之位移 

max∆   = 試驗最大側向作用力之側向位移 

ASCEs,∆  = ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 強度點之剪力變形 

crs,∆   = 短柱剪力開裂點之剪力變形 

proposeds,∆  = 短柱剪力強度點之剪力變形 

shear∆  = 量測之剪力變形 

SSTshear ,∆  = 軟化壓拉桿模型之剪力變形 
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slip∆   = 量測之滑移變形 

sum∆   = 分項變形之總和 

total∆  = 試體之側向變形 

ASCEu ,∆  = ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 之強度點位移 

proposedu,∆  = 短柱建議曲線剪力強度點之側向位移 

二版,u∆  = 校舍技術手冊二版柱之強度點位移 

1∆   = 測試試體上方反應梁 LVDT 量測值 

2∆   = 測試試體下方基礎 LVDT 量測值 

,i dialδ  = 量測區塊左側之對角線長度變形量 

ri dial ,δ  = 量測區塊右側之對角線長度變形量 

δ   = 短柱試體左側與基礎界面間之變形量 

rδ   = 短柱試體右側與基礎界面間之變形量 

dε   = 剪力元素內平均主壓應變 

hε   = 剪力元素水平向之平均正向拉力應變 

rε   = 剪力元素內平均主拉應變 

vε   = 剪力元素垂直向之平均正向拉力應變 

0ε   = 混凝土發展出強度時所對應之應變 

φ   = 桁架機制中主壓應力方向與水平軸之夾角 

flexureavg ,φ  = 量測區塊之平均曲率 

iavg ,γ  = 量測區塊之平均剪應變 

hγ   = 水平機制所佔之單位傳力比例 

hiγ   = 水平拉桿將上部次壓桿之水平力分量傳遞至對角點“a”處之分力比例 

hiγ ′   = 水平拉桿將下部次壓桿之水平力分量傳遞至對角點“b”處之分力比例 
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hiγ   = 不同位置之水平剪力鋼筋之分力比例 

maxγ   = 不同位置水平剪力鋼筋分力比例之最大值 

vγ   = 垂直機制所佔之單位傳力比例 

vhγ   = 剪力元素內平均剪應變 

mν   = 剪應力， ( )bdVbm =ν  

θ   = 對角壓桿和水平軸之夾角 

θ ′   = 拱機制中壓桿與水平軸之夾角 

Dθ   = D 區域對角壓桿與水平軸之夾角 

iθ   = 量測區塊上方平面與下方平面之轉角變化量，角度計量測值 

slipθ   = 主筋滑移變形轉角 

二版θ ′  = 剪力裂縫與水平軸之夾角 

sρ   = 剪力箍筋面積比， ( )bsAsts =ρ  

σ   = 軸壓應力， gAN=σ  

dσ   = 對角壓桿之壓應力 

max,dσ  = 對角壓桿之最大壓應力 

sσ   = 拱機制之壓應力 

tσ   = 桁架機制之壓應力 

ζ   = 開裂鋼筋混凝土軟化係數 
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表 2-1 結構桿件之有效勁度[9] 
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表 2-2 鋼筋混凝土柱於廣義側力位移曲線依不同破壞模式建議之參數表[9] 
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表 2-3 破壞模式分類表[9] 
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表 3-1  NCREE 試驗測試參數與材料強度[8, 24] 

試體編號 高深比 
箍筋比 

sρ  

軸力比

cg fA
N

′
 

cf ′  
(MPa)

主筋 箍筋 

號數 yf  
(MPa) 

號數 ytf  
(MPa)

1DL 

1 
1.27% 0.09 27.5 

#7 438 

#4 430 1DH 0.29 25.2 
1NL 0.24% 0.10 23.4 #3 458 1NH 0.29 25.1 
2DL 

2 
1.27% 0.09 25.7 #4 430 2DH 0.30 24.4 

2NL 0.24% 0.10 23.4 #3 458 2NH 0.29 25.5 

 

表 3-2  NCREE 試驗測試結果[8, 24] 

試體編號 

測試數據 斷面分析

maxV  
(kN) 

max∆  
(mm) 

a∆  
(mm)

割線

勁度 

強度衰減之

負勁度 
(kN/mm) 

主要裂縫

與水平軸

之夾角 

HM n2  
(kN) 

1DL 698 6.89 34.1* 101 26 49º 1564 
1DH 701 3.45 24.7 203 32 57º 1724 
1NL 660 3.49 32.9* 189 49 48º 1516 
1NH 757 3.05 14.9 248 53 56º 1696 
2DL 564 13.3 68.4* 42 16 64º 772 
2DH 589 11.1 50.2 53 19 67º 856 
2NL 402 7.84 57.6* 51 19 61º 758 
2NH 460 6.46 29.5 71 25 67º 850 

註：*扣除主筋效應後之崩塌點位移 
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表 3-3  NCREE 試驗之分項變形量測結果 

試體編號 shear∆  百分比 flexure∆  百分比 slip∆  百分比 sum∆  
(mm) (%) (mm) (%) (mm) (%) (mm) 

1DL 5.21  78  1.33 20  0.15 2  6.69 
1DH 2.37  77  0.66 21  0.04 1  3.06 
1NL 1.50  60  0.94 37  0.08 3  2.51 
1NH 0.92  65  0.47 33  0.03 2  1.42 
2DL 4.58  45  4.09 40  1.57 15  10.24 
2DH 6.57  64  1.20 12  2.55 25  10.33 
2NL 3.89  62  1.14 18  1.29 20  6.32 
2NH 5.26  71  0.43 6  1.75 24  7.44 

 

表 3-4  Moretti and Tassios 試驗測試參數與材料強度[25] 

試體

編號 高深比 
箍筋比 

sρ  

軸力比

cg fA
N

′
 

cf ′  
(MPa)

主筋 箍筋 

號數 yf  
(MPa)

號數 ytf  
(MPa) 

1 

2 1.21% 
0.3 36 φ14 480 φ8 300 2 0.6 48 

3 0.3 39 φ20 415 4 1.88% 35 φ10 305 
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表 3-5  Moretti and Tassios 試驗測試結果[25] 

試體編號 
測試數據 分析 

maxV  
(kN) 

max∆  
(mm) 

fV  
(kN) 

1 330 5 410 
2 410 - 480 
3 360 4 570 
4 360 5 542 

 

表 3-6 短柱測試結果[8, 24, 25]與 ASCE/SEI 41-06 Supplement 1[9]分析值之比較 

試體編號 
分析值 測試值/分析值 

ASCEnV ,  
(kN) 

ASCEu,∆  
(mm) 

ASCEa ,∆  
(mm) ASCEnV

V

,

max  
ASCEu,

max

∆
∆  

ASCEa

a

,∆
∆  

1DL 931 0.78  30.8 0.75  8.82  1.11  
1DH 1010 0.70  20.9 0.69  4.92  1.18  
1NL 349 0.31  12.4 1.89  11.12  2.64  
1NH 441 0.30  8.4 1.72  10.02  1.78  
2DL 925 4.20  64.2 0.61  3.17  1.07  
2DH 1007 3.15  42.4 0.58  3.53  1.18  
2NL 349 1.64  25.9 1.15  4.78  2.22  
2NH 442 1.38  17.7 1.04  4.69  1.67  

1 355 0.96  20.7 0.93  5.23  - 
2 459 0.81  4.8 0.89  - - 
3 364 0.94  20.8 0.99  4.23  - 
4 462 1.26  20.9 0.78  3.96  - 

Average 1.00  5.86  1.61  
C.O.V. 0.39  0.45  0.34  
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表 3-7 短柱測試結果[8, 24, 25]與校舍技術手冊二版[1]分析值之比較 

試體編號 
分析值 測試值/分析值 

ndnV 2,  
(kN) 

ndu 2,∆  
(mm) 

nda 2,∆  
(mm) ndnV

V

2,

max  
ndu 2,

max

∆
∆  

nda

a

2,∆
∆  

1DL 1242 0.48  44.0 0.56  14.36 0.78  
1DH 1826 0.74  35.4 0.38  4.68  0.70  
1NL 355 0.15  24.8 1.86  23.46 1.33  
1NH 505 0.20  12.3 1.50  14.97 1.21  
2DL 1249 4.00  87.9 0.45  3.33  0.78  
2DH 1835 6.03  70.9 0.32  1.84  0.71  
2NL 355 1.19  49.5 1.13  6.59  1.16  
2NH 505 1.62  24.6 0.91  3.98  1.20  

1 590 1.91  26.1 0.56  2.61 - 
2 911 2.56  14.4 0.45  - - 
3 604 1.88  25.2 0.60  2.13  - 
4 861 2.83  31.9 0.42  1.77  - 

Average 0.76 7.25 0.98  
C.O.V. 0.62 0.94 0.25  

 

表 3-8 既有分析方法之優缺點比較 

 ASCE 41 校舍手冊二版 

混凝土開裂考量 無 無 

強度預測 不佳 差 

強度點位移預測 不佳 差 

強度衰減 過於保守 佳 

軸力破壞點位移預測 佳 不佳 
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表 4-1 短柱測試結果[8]與 ACI 318-11 附錄 A[2]壓拉桿模型之分析比較 

試體編號 
測試值 分析值 測試值/分析值 

maxV  

(kN) 
STMnV ,

(kN) STMnV
V

,

max

1DL 698 353 1.98 
1DH 701 470 1.49 
1NL 660 311 2.12 
1NH 757 469 1.61 
2DL 564 233 2.42 
2DH 589 299 1.97 
2NL 402 217 1.85 
2NH 460 308 1.49 

Average 1.87 
C.O.V. 0.16 

 

表 4-2 軟化壓拉桿模型剪力元素內水平向及垂直向拉力應變之分析值[23] 

試體編號 
精算法 簡算法 

hε  vε  hε  vε  
1DL 0.0021 0.0003 0.0017 7104 −×  
1DH 0.0021 0.0002 0.0021 7103 −×  
1NL 0.0023 0.0003 0.0023 7103 −×  
1NH 0.0023 0.0003 0.0023 7102 −×  
2DL 0.0014 0 0.0009 0 
2DH 0.0015 0 0.0012 0 
2NL 0.0023 0 0.0023 0 
2NH 0.0023 0 0.0023 0 

1 0.0015 0 0.0015 0 
2 0.0015 0 0.0015 0 
3 0.0015 0 0.0015 0 
4 0.0014 0 0.0011 0 
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表 4-3 分析方法之引用公式變化 

 
箍筋有效面積 剪力變形計算 

式(4-15) 式(4-19) 式(4-20) 涂耀賢[23] 式(4-13) 
分析方法一 ○   ○  
分析方法二  ○  ○  
分析方法三   ○ ○  
分析方法四   ○  ○ 

 

表 4-4 分析方法一 

試體編號 
拉桿面積 剪力強度 側向位移 

thA  
(mm2) 

tvA  
(mm2) 

proposednV ,

(kN) proposednV
V

,

max SSTu,∆  
(mm) SSTu,

max

∆
∆  

1DL 1425 1742 530 1.32 1.72 4.02 
1DH 1425 1742 710 0.99 1.93 1.79 
1NL 321 1742 439 1.50 2.35 1.49 
1NH 321 1742 604 1.25 2.22 1.37 
2DL 2851 1742 400 1.41 3.43 3.88 
2DH 2851 1742 503 1.17 2.96 3.75 
2NL 535 1742 321 1.25 4.21 1.86 
2NH 535 1742 410 1.12 3.62 1.78 

1 1131 231 309 1.07 1.80 2.78 
2 1131 231 400 1.03 1.44 - 
3 1131 471 334 1.08 1.88 2.13 
4 1767 471 301 1.20 1.63 3.07 

 Average 1.20 Average 2.54 
 C.O.V. 0.12 C.O.V. 0.38 
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表 4-5 分析方法二 

試體編號 
拉桿面積 剪力強度 側向位移 

thA  
(mm2) 

tvA  
(mm2) 

proposednV ,

(kN) proposednV
V

,

max SSTu,∆  
(mm) SSTu,

max

∆
∆  

1DL 655 871 530 1.32 2.21 3.12 
1DH 666 871 652 1.08 2.17 1.59 
1NL 143 871 415 1.59 2.34 1.50 
1NH 143 871 577 1.31 2.22 1.38 
2DL 2039 1307 400 1.41 3.62 3.68 
2DH 2119 1307 503 1.17 3.15 3.53 
2NL 359 1307 289 1.39 4.09 1.92 
2NH 374 1307 380 1.21 3.56 1.82 

1 851 231 288 1.15 1.79 2.79 
2 917  231 374 1.10 1.40 - 
3 855 471 303 1.19 1.81 2.20 
4 1354 471 301 1.20 1.71 2.93 

 Average 1.26 Average 2.40 
 C.O.V. 0.11 C.O.V. 0.33 
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表 4-6 分析方法三 

試體編號 
拉桿面積 剪力強度 側向位移 

thA  
(mm2) 

tvA  
(mm2) 

proposednV ,

(kN) proposednV
V

,

max SSTu,∆  
(mm) SSTu,

max

∆
∆  

1DL 713 871 530 1.32 2.14 3.23 
1DH 713 871 658 1.06 2.18 1.58 
1NL 160 871 417 1.58 2.34 1.49 
1NH 160 871 580 1.31 2.22 1.38 
2DL 2138 1307 400 1.41 3.59 3.71 
2DH 2138 1307 503 1.17 3.14 3.54 
2NL 401 1307 297 1.35 4.12 1.90 
2NH 401 1307 385 1.19 3.57 1.81 

1 848 231 287 1.15 1.79 2.80 
2 848 231 366 1.12 1.39 - 
3 848 471 302 1.19 1.81 2.21 
4 1325 471 301 1.20 1.71 2.92 

 Average 1.25 Average 2.41 
 C.O.V. 0.11 C.O.V. 0.34 
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表 4-7 分析方法四 

試體編號 
拉桿面積 剪力強度 側向位移 

thA  
(mm2) 

tvA  
(mm2) 

proposednV ,

(kN) proposednV
V

,

max proposedu,∆  
(mm) proposedu,

max

∆
∆

1DL 713 871 530 1.32 3.15 2.19 
1DH 713 871 658 1.06 2.96 1.16 
1NL 160 871 417 1.58 3.11 1.13 
1NH 160 871 580 1.31 2.94 1.04 
2DL 2138 1307 400 1.41 5.56 2.39 
2DH 2138 1307 503 1.17 4.74 2.34 
2NL 401 1307 297 1.35 5.19 1.51 
2NH 401 1307 385 1.19 4.51 1.43 

1 848 231 287 1.15 2.45 2.04 
2 848 231 366 1.12 1.91 - 
3 848 471 302 1.19 2.46 1.62 
4 1325 471 301 1.20 2.49 2.01 

 Average 1.25 Average 1.72 
 C.O.V. 0.11 C.O.V. 0.28 
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表 4-8 實驗結果[8, 24, 25]與建議曲線分析值之比較 

試體編號 
測試值 測試值/分析值 

maxV  
(kN) 

max∆  
(mm) 

a∆  
(mm) proposednV

V

,

max

proposedu,

max

∆
∆  

proposeda

a

,∆
∆

1DL 698 6.89 34.1* 1.32 2.19 1.06  
1DH 701 3.45 24.7 1.06 1.16 1.11  
1NL 660 3.49 32.9* 1.58 1.13 2.27  
1NH 757 3.05 14.9 1.31 1.04 1.45  
2DL 564 13.3 68.4* 1.41 2.39 1.08  
2DH 589 11.1 50.2 1.17 2.34 1.18  
2NL 402 7.84 57.6* 1.35 1.51 2.03  
2NH 460 6.46 29.5 1.19 1.43 1.48  

1 330 5 - 1.15 2.04 - 
2 410 - - 1.12 - - 
3 360 4 - 1.19 1.62 - 
4 360 5 - 1.20 2.01 - 

Average 1.25 1.72 1.46  
C.O.V. 0.11 0.28 0.30  

註：*扣除主筋效應後之崩塌點位移 
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表 5-1  Maruta 試驗[32]測試參數、材料強度與測試結果 

試體 
軸力 
( N ) 

cf ′  
(MPa) 

主筋 箍筋 測試值

編

號 名稱 號數 yf  
(MPa)

號數 ytf  
(MPa) 

箍筋量 
( sρ ) 

maxV  
(kN) 

橫箍 
1 H-0.6-0.15 015.0 P  128 

D13 
SD785 1030 D6 

SD785 1053 

0.6% 
522 

2 H-0.6-0.3 03.0 P  125 516 
3 H-0.6-0.6 

06.0 P  

120 523 
4 H-0.3-0.6 128 0.3% 485 
5 H-1.2-0.6 121 1.2% 681 
6 H-1.8-0.6 130 1.8% 778 
7 H-0.3-0.3 

03.0 P  

130 0.3% 524 
8 H-1.2-0.3 121 1.2% 689 
9 H-1.8-0.3 121 1.8% 798 
10 CN-0.6-0.3 56 0.6% 384 
11 CK-0.3-0.3 55 0.3% 291 

橫箍加螺箍 
12 HS-0.6-0.3 03.0 P  128 

D13 
SD785 1030 

D6 
SD785 1053 

0.6% 
494 

13 HS-0.6-0.6 

06.0 P  

128 508 
14 HS-1.2-0.6 129 1.2% 588 
15 U-0.4-0.6 130 φ 5.1 

1275 1450 
0.37% 508 

16 U-0.7-0.6 129 0.74% 561 
17 CK-0.6-0.3 

03.0 P  

55 

D6 
SD785 1053 

0.6% 
323 

18 CS-0.6-0.3 56 337 
19 CK-1.2-0.3 55 1.2% 399 
20 CK-1.8-0.3 55 1.8% 536 
21 CK-0.6-0.0 0 56 

0.6% 
242 

22 CK-0.6-0.15 015.0 P  56 337 
23 CK-0.6-0.6 06.0 P  55 365 
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表 5-2  Sakaguchi et al.試驗[33]測試參數、材料強度與測試結果 

試體 
軸力 
( N ) 

cf ′  
(MPa)

主筋 箍筋 測試值

編

號 名稱 號數 yf  
(MPa)

號數 ytf  
(MPa) 

箍筋量 
( sρ ) 

maxV  
(kN) 

24 C1 
cg fA ′39.0  93.5 

D19 
SD785 1000 

- - 0% 1390 

25 C2 φ 6.4 1360 0.16% 1400 

26 C3 0 
77 

φ 7.4 1400 

0.4% 

1140 

27 C4 cg fA ′24.0  1470 

28 C5 cg fA ′39.0  93.5 1660 

29 C6 cg fA ′48.0  77 1550 

30 C7 
cg fA ′39.0  93.5 

0.62% 1900 

31 C8 0.8% 2000 

32 C9 
0 

52.2 
0.4% 

981 

33 C10 23.8 746 

 

表 5-3  Maruta [32]之強度點側向位移實驗結果與分析之比較(  MPa550=ytf ) 

試體 max∆  
(mm) 

測試值/分析值
編號 名稱 

1 H-0.6-0.15 6.0  2.52  
2 H-0.6-0.3 3.5  1.65  
3 H-0.6-0.6 1.8  1.09  
4 H-0.3-0.6 1.8  1.09  
5 H-1.2-0.6 4.0  2.28  
6 H-1.8-0.61 8.0  4.43  
7 H-0.3-0.3 2.3  1.11  
8 H-1.2-0.3 4.0  1.81  
9 H-1.8-0.31 8.0  3.62  

Average 2.18 
C.O.V. 0.51 

註：1 箍筋超量配置 
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表 5-4 螺箍筋傳遞剪力有效性之比較(  MPa420=ytf ) 

試體 傳遞剪力有

效性百分比

測試值/分析值 
編號 名稱 式(5-8) 無修正 
12 HS-0.6-0.3 44% 1.78 1.68  
13 HS-0.6-0.6 71% 1.55 1.51  
14 HS-1.2-0.6 70% 1.54 1.47  
15 U-0.4-0.6 71% 1.59 1.56  
16 U-0.7-0.6 71% 1.64 1.60  
17 CK-0.6-0.3 56% 1.51 1.42  
18 CS-0.6-0.3 55% 1.57 1.47  
19 CK-1.2-0.3 56% 1.51 1.46  
20 CK-1.8-0.3 56% 1.96 1.96  
21 CK-0.6-0.0 0% 1.89 1.51  
22 CK-0.6-0.15 28% 1.89 1.68  
23 CK-0.6-0.6 82% 1.54 1.50  

Average 1.66 1.57 
C.O.V. 0.10 0.09 
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表 5-5  Maruta 實驗[32]結果與分析建議之比較(剪力強度) 

試體 
maxV  

(kN) 

 測試值/分析值 

編號 名稱 
建議模型(依箍筋使用強度 ytf )

AIJ-1990 JICE-1993
420 MPa 550 MPa 785 MPa

橫箍 
1 H-0.6-0.15 522 2.01 1.93 1.79 1.18 1.19 
2 H-0.6-0.3 516 1.74 1.69 1.58 1.17 1.11 
3 H-0.6-0.6 523 1.58 1.55 1.46 1.20 1.19 
4 H-0.3-0.6 485 1.58 1.60 1.59 1.50 1.09 
5 H-1.2-0.6 681 1.72 1.61 1.71 1.16 1.46 
6 H-1.8-0.61 778 1.69 1.69 1.69 1.17 1.40 
7 H-0.3-0.3 524 1.96 1.97 1.95 1.61 1.33 
8 H-1.2-0.3 689 1.92 1.87 1.87 1.17 1.14 
9 H-1.8-0.31 798 2.07 2.07 2.07 1.25 1.06 
10 CN-0.6-0.3 384 1.66 1.58 1.54 1.15 1.29 
11 CK-0.3-0.3 291 1.47 1.45 1.40 1.23 1.17 

Average 1.76 1.73 1.70 1.25 1.22 
C.O.V. 0.11 0.11 0.12 0.12 0.10 

橫箍加螺箍 
12 HS-0.6-0.3 494 1.78 1.76 1.69 1.11 1.06 
13 HS-0.6-0.6 508 1.55 1.54 1.47 1.15 1.09 
14 HS-1.2-0.6 588 1.54 1.46 1.45 0.97 1.12 
15 U-0.4-0.6 508 1.59 1.58 1.54 1.24 1.12 
16 U-0.7-0.6 561 1.64 1.60 1.50 0.97 1.14 
17 CK-0.6-0.3 323 1.51 1.46 1.35 0.98 1.09 
18 CS-0.6-0.3 337 1.57 1.52 1.41 1.01 1.13 
19 CK-1.2-0.3 399 1.51 1.53 1.53 1.05 1.01 
20 CK-1.8-0.31 536 1.96 1.96 1.96 1.42 1.08 
21 CK-0.6-0.0 242 1.89 1.81 1.69 0.73 0.93 
22 CK-0.6-0.15 337 1.89 1.83 1.70 1.01 1.16 
23 CK-0.6-0.6 365 1.54 1.48 1.37 1.10 1.46 

Average 1.66 1.63 1.56 1.06 1.12 
C.O.V. 0.10 0.10 0.11 0.15 0.11 

註：1 箍筋超量配置 
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表 5-6  Sakaguchi et al.實驗[33]結果與分析建議之比較(剪力強度) 

試體 
maxV  

(kN) 

 測試值/分析值 

編號 名稱 
建議模型(依箍筋使用強度 ytf )

AIJ-1990 JICE-1993
420 MPa 550 MPa 785 MPa

24 C12 1390 1.57 1.57 1.57 2.10 1.17 
25 C2 1400 1.48 1.51 1.54 1.40 1.06 
26 C3 1140 1.89 1.81 1.70 0.78 1.03 
27 C4 1470 1.72 1.69 1.62 1.01 1.13 
28 C5 1660 1.60 1.59 1.55 1.08 1.09 
29 C6 1550 1.57 1.56 1.51 1.07 1.15 
30 C7 1900 1.66 1.61 1.49 1.01 1.12 
31 C8 2000 1.65 1.58 1.52 0.98 1.08 
32 C9 981 1.87 1.77 1.77 0.78 1.08 
33 C101 746 2.35 2.35 2.35 0.87 1.21 

Average 1.74 1.70 1.66 1.11 1.11 
C.O.V. 0.14 0.14 0.15 0.34 0.04 

註：1 箍筋超量配置 

2 未配置箍筋 

 

表 5-7 高強度短柱實驗[32, 33]結果與分析建議之比較(剪力強度) 

 
 測試值/分析值 

建議模型(依箍筋使用強度 ytf )
AIJ-1990 JICE-1993

420 MPa 550 MPa 785 MPa

Maruta 橫箍柱 Average 1.76 1.73 1.70 1.25 1.22 
C.O.V. 0.11 0.11 0.12 0.12 0.10 

Maruta 橫箍加

螺箍柱 
Average 1.66 1.63 1.56 1.06 1.12 
C.O.V. 0.10 0.10 0.11 0.15 0.11 

Sakaguchi et al. 
橫箍柱 

Average 1.74 1.70 1.66 1.11 1.11 
C.O.V. 0.14 0.14 0.15 0.34 0.04 

整體 Average 1.72 1.68 1.64 1.14 1.15 
C.O.V. 0.12 0.12 0.13 0.22 0.10 
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表 5-8 單一 D 區域與重疊 DD 區域剪力強度之分析結果(Maruta [32]) 

試體 柱淨高 
H  

(mm) 

D 區域長度
maxV  

(kN) 

測試值/分析值 
 MPa550=ytf  

編號 名稱 dL (mm) 單一D區域 DD 區域 
橫箍 

1 H-0.6-0.15 400 341 522 1.93 1.46 
2 H-0.6-0.3 400 384 516 1.69 1.28 
3 H-0.6-0.6 400 445 523 1.55 1.55 
4 H-0.3-0.6 400 636 485 1.60 1.60 
5 H-1.2-0.6 400 309 681 1.61 1.05 
6 H-1.8-0.61 400 256 778 1.69 1.02 
7 H-0.3-0.3 400 553 524 1.97 1.97 
8 H-1.2-0.3 400 254 689 1.87 1.30 
9 H-1.8-0.31 400 182 798 2.07 1.47 
10 CN-0.6-0.3 400 328 384 1.58 1.12 
11 CK-0.3-0.3 400 472 291 1.45 1.45 

Average 1.73 1.39 
C.O.V. 0.11 0.19 

橫箍加螺箍 
12 HS-0.6-0.3 400 449 494 1.76 1.76 
13 HS-0.6-0.6 400 477 508 1.54 1.54 
14 HS-1.2-0.6 400 333 588 1.46 0.99 
15 U-0.4-0.6 400 570 508 1.58 1.58 
16 U-0.7-0.6 400 432 561 1.60 1.60 
17 CK-0.6-0.3 400 368 323 1.46 1.07 
18 CS-0.6-0.3 400 369 337 1.52 1.12 
19 CK-1.2-0.3 400 238 399 1.53 1.02 
20 CK-1.8-0.31 400 173 536 1.96 1.32 
21 CK-0.6-0.0 400 331 242 1.81 1.40 
22 CK-0.6-0.15 400 356 337 1.83 1.39 
23 CK-0.6-0.6 400 395 365 1.48 0.97 

Average 1.63 1.31 
C.O.V. 0.10 0.20 

註：1 箍筋超量配置 

 

 

 



116 

表 5-9 單一 D 區域與重疊 DD 區域剪力強度之分析結果(Sakaguchi et al. [33]) 

試體 柱淨高 
H  

(mm) 

D 區域長度
maxV  

(kN) 

測試值/分析值 
 MPa550=ytf  

編號 名稱 dL (mm) 單一 D 區域 DD 區域 
24 C12 800 - 1390 1.57 1.57 
25 C2 800 1557 1400 1.51 1.51 
26 C3 800 616 1140 1.81 1.30 
27 C4 800 818 1470 1.69 1.69 
28 C5 800 953 1660 1.59 1.59 
29 C6 800 946 1550 1.56 1.56 
30 C7 800 761 1900 1.61 1.14 
31 C8 800 662 2000 1.58 1.06 
32 C9 800 492 981 1.77 1.41 
33 C101 800 300 746 2.35 1.75 

Average 1.70 1.46 
C.O.V. 0.14 0.15 

註：1 箍筋超量配置 

2 未配置箍筋 
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表 5-10 短柱傳力機制由單一 D 區域修正為重疊 DD 區域之剪力強度比較 

試體 maxV  
(kN) 

測試值/分析值 
 MPa550=ytf  

編號 名稱 單一 D 區域 DD 區域 
1 H-0.6-0.15 522 1.93  1.46  
2 H-0.6-0.3 516 1.69  1.28  
5 H-1.2-0.6 681 1.61  1.05  
6 H-1.8-0.6 778 1.69  1.02  
8 H-1.2-0.3 689 1.87  1.30  
9 H-1.8-0.3 798 2.07  1.47  
10 CN-0.6-0.3 384 1.58  1.12  
14 HS-1.2-0.6 588 1.46  0.99  
17 CK-0.6-0.3 323 1.46  1.07  
18 CS-0.6-0.3 337 1.52  1.12  
19 CK-1.2-0.3 399 1.53  1.02  
20 CK-1.8-0.3 536 1.96  1.32  
21 CK-0.6-0.0 242 1.81  1.40  
22 CK-0.6-0.15 337 1.83  1.39  
23 CK-0.6-0.6 365 1.48  0.97  
26 C3 1140 1.81  1.30  
30 C7 1900 1.61  1.14  
31 C8 2000 1.58  1.06  
32 C9 981 1.77  1.41  
33 C10 746 2.35  1.75  

Average 1.73 1.23 
C.O.V. 0.13 0.16 
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表 5-11 單一 D 區域與重疊 DD 區域位移之分析結果[32] 

試體 max∆  
(mm) 

測試值/分析值 
 MPa550=ytf  

編號 名稱 單一 D 區域 DD 區域 
1 H-0.6-0.15 6.0  2.52 2.40 
2 H-0.6-0.3 3.5  1.65 1.64 
3 H-0.6-0.6 1.8  1.09 1.09 
4 H-0.3-0.6 1.8  1.09 1.09 
5 H-1.2-0.6 4.0  2.28 1.73 
6 H-1.8-0.61 8.0  4.43 3.00 
7 H-0.3-0.3 2.3  1.11 1.11 
8 H-1.2-0.3 4.0  1.81 1.42 
9 H-1.8-0.31 8.0  3.62 2.57 

Average 2.18 1.78 
C.O.V. 0.51 0.38 

註：1 箍筋超量配置 
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圖 1-1 短柱之剪力破壞(通風孔) 

 

圖 1-2 短柱之剪力破壞(氣窗) 
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圖 2-1 廣義側力位移曲線模型[9] 

 

圖 2-2 結構桿件破壞模式之分類[9] 
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圖 2-3 鋼筋混凝土牆腹剪開裂示意圖 
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圖 2-4 鋼筋混凝土牆撓剪開裂示意圖 
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圖 2-5 剪力裂縫角度與主應力關係圖[1] 
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(a)桁架機制[Truss Mechanism] 
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(b)拱機制[Arch/Strut Mechanism] 

圖 2-6 日本剪力強度公式之傳力機制與相關符號示意圖 

h

v

 

圖 2-7 軟化壓拉桿模型傳力機制[15] 
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(c) 對角機制及垂直機制共同抵抗
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圖 2-8 軟化壓拉桿模型之抵抗機制[15] 
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圖 2-9 軟化壓拉桿模型精算法計算流程圖[20, 21] 
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圖 2-10 拉桿降伏後之內力分配流程圖[20, 21] 
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圖 2-11 梁柱接頭對角壓桿有效截面積 
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圖 2-12 軟化壓拉桿簡算法計算流程圖[15, 22] 
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圖 2-13 軟化壓拉桿模型簡算法之試驗驗證[15, 22] 
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圖 2-14 剪力變形之計算流程[23] 
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圖 2-15 莫爾變形諧和 
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section A-A
  #4 @ 100 mm 
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(a) 1DL 1DH
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圖 3-1 試體尺寸與詳細配筋圖[8, 24] 

 

圖 3-2 測試佈置示意圖 
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圖 3-3 測試佈置現場照片[8, 24] 

 

圖 3-4 載重歷時圖 
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圖 3-5 儀器佈置圖[8, 24] 

 

(a)1DL @ 2.2% (b)1DH @ 1.0% 

 

(c)1NL @ 1.0% (d) 1NH @ 1.2% 

圖 3-6 短柱(高深比 1)於強度點時之裂縫觀察[8, 24] 
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(a)2DL @ 1.7% (b)2DH @ 1.4% 

  

(c)2NL @ 1.2% (d)2NH @ 0.96% 

圖 3-7 短柱(高深比 2)於強度點時之裂縫觀察[8, 24] 
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(a)1DL @ 3.2% (b)1DH @ 3.4% 

  

(c)1NL @ 2.4% (d) 1NH @ 2.1% 

圖 3-8 短柱(高深比 1) 於喪失軸力承載力前之破壞觀察[8, 24] 
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(a)2DL @ 3.0% (b)2DH @ 2.3% 

  

(c)2NL @ 2.4% (h)2NH @ 2.0% 

圖 3-9 短柱(高深比 2) 於喪失軸力承載力前之破壞觀察[8, 24] 
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圖 3-10 試體 1DL 測試之側力位移曲線[8, 24] 

 

圖 3-11 試體 1DH 測試之側力位移曲線[8, 24] 
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圖 3-12 試體 1NL 測試之側力位移曲線[8, 24] 
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圖 3-13 試體 1NH 測試之側力位移曲線[8, 24] 
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圖 3-14 試體 2DL 測試之側力位移曲線[8, 24] 
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圖 3-15 試體 2DH 測試之側力位移曲線[8, 24] 
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圖 3-16 試體 2NL 測試之側力位移曲線[8, 24] 
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圖 3-17 試體 2NH 測試之側力位移曲線[8, 24] 
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(a) 試體 1DL 之遲滯迴圈 

 
(b) 點“1”之試體破壞照片

[Drift Ratio 為 5.3%] 

 
(c) 點“2”之試體破壞照片 

[Drift Ratio 為 14.9%] 

圖 3-18 試體 1DL 崩塌點位移之修正示意圖[8, 24] 
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圖 3-19 短柱試驗之崩塌點位移[8, 24] 
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圖 3-20 分項變形量測總和與實際側位移之比較 

 

圖 3-21 短柱分項變形量測比較 

 

∆sum /∆total 

Average：0.84 
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圖 3-22 箍筋應變計量測結果之鋼筋應變分佈圖 
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圖 3-23 上、下方混凝土壓桿有效性示意圖 
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圖 3-24 試體 1DL 之剪力鋼筋應變量測 
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圖 3-25 試體 1DH 之剪力鋼筋應變量測 

 

圖 3-26 試體 1NL 之剪力鋼筋應變量測 
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圖 3-27 試體 1NH 之剪力鋼筋應變量測 

 

圖 3-28 試體 2DL 之剪力鋼筋應變量測 
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圖 3-29 試體 2DH 之剪力鋼筋應變量測 

 

圖 3-30 試體 2NL 之剪力鋼筋應變量測 
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圖 3-31 試體 2NH 之剪力鋼筋應變量測 

  hoops @ 50 mm 
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圖 3-32 Moretti and Tassios 短柱試體尺寸與配筋圖[25] 
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圖 3-33 Moretti and Tassios 短柱試驗測試佈置[25] 

 

圖 3-34 Moretti and Tassios 短柱試驗破壞模式[25] 

 

圖 3-35 Moretti and Tassios 短柱試驗側力位移曲線[25] 
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(a) NCREE 實驗[8, 24]比較 

maxV

 

(a) Moretti and Tassios 實驗[25]比較 

圖 3-36 實驗包絡線[8, 24, 25]與 ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]之分析曲線比較 
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圖 3-37  NCREE 實驗[8, 24]分項變形量測與 ASCE/SEI 41-06 Supplement 1 [9]之

分析比較 

 

圖 3-38 NCREE 實驗[8, 24]包絡線與校舍技術手冊二版[1]之分析曲線比較 
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(a) NCREE 實驗[8, 24]比較 

maxV

 

(a) Moretti and Tassios 實驗[25]比較 

圖 3-39 實驗包絡線[8, 24, 25]與校舍技術手冊二版[1]之分析曲線比較 
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圖 4-1 剪力破壞短柱之建議預測曲線[27, 28] 
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圖 4-2 NCREE 短柱實驗[8, 24]之側力位移包絡線(高深比 1) 
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圖 4-3 NCREE 短柱實驗[8, 24]之側力位移包絡線(高深比 2) 
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圖 4-4 軟化壓拉桿模型於短柱之傳力機制[27, 28] 
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圖 4-5 短柱強度點剪力強度與位移之估算流程[27, 28] 



154 

4
H

4
H

2
H

 

圖 4-6 實驗觀察之箍筋有效性分布[8, 24]與軟化壓拉桿模型[15, 22]之比較(高深

比 2 之韌性配筋試體) 
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圖 4-7 實驗觀察之箍筋有效性分布[8, 24]與軟化壓拉桿模型[15, 22]之比較(高深

比 2 之非韌性配筋試體) 
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圖 4-8 混凝土次壓桿與拉桿夾角示意圖 
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(a)上方次壓桿之傳力機制 
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(b)下方次壓桿之傳力機制 

圖 4-9 拉桿與次壓桿之傳力機制 
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圖 4-10 夾角 iα 與水平拉桿分力比例 hiγ 之關係圖 
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圖 4-11 箍筋有效性之比較(高深比 2 之韌性配筋試體) 
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圖 4-12 箍筋有效性之比較(高深比 2 之非韌性配筋試體) 

4
h

4
h

H 2
hH −

h
15≈

 

圖 4-13 箍筋有效面積之修正簡化 
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(a) NCREE 實驗[8, 24]比較 

maxV

 

(a) Moretti and Tassios 實驗[25]比較 

圖 4-14 實驗包絡線[8, 24, 25]與建議曲線之圖形比較 
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圖 5-1 Maruta [32]試體細部鋼筋配置圖 
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圖 5-2 Sakaguchi et al. [33]試體細部鋼筋配置圖 
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H-0.3-0.6        H-0.6-0.6       H-1.2-0.6       H-1.8-0.6 

圖 5-3 Maruta 試體破壞照片[32] 

 

圖 5-4 Maruta 試體 H-0.6-0.6 之遲滯迴圈[32] 
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圖 5-5 Maruta 試體 H-1.2-0.6 之遲滯迴圈[32] 

 

圖 5-6 Maruta 試體 H-1.2-0.3 之遲滯迴圈[32] 
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         (a) 03.0 PN =              (b) 06.0 PN =            (c) %6.0=wρ  

圖 5-7 Maruta 測試結果之側力位移包絡線與參數比較[32] 
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圖 5-8 橫箍柱與螺箍柱之剪力強度比較[32] 
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圖 5-9 螺箍筋於剪力方向之等效性示意圖 
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圖 5-10 建議模型對不同箍筋強度之預測分布 
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圖 5-11 日本 AIJ-1990 [13]傳力機制與測試值之比較分布 
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圖 5-12 日本 JICE-1993 [14]傳力機制與測試值之比較分布 
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(a) cf ′影響       (b)軸力影響( %6.0=wρ )  (c)箍筋影響( 06.0 PN = ) 

圖 5-13 以 Maruta [32]試體比較不同分析方法 

 

(a)幾何尺寸不連續 

 

(b)集中載重之不連續 

圖 5-14 構件中 D 區域與 B 區域之劃分[2] 
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圖 5-15  D 區域扇形壓桿傳力機制之力平衡[35, 36] 
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(a)單一 D 區域 

Dθ

dL

 

(b) D 區域重疊 

圖 5-16 短柱傳力路徑示意圖 
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圖 5-17  D 區域剪力強度計算流程圖[35, 36] 
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圖 5-18 建議方法單一 D 區域與 D 區域重疊之分析比較 
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(a) cf ′影響       (b)軸力影響( %6.0=wρ )  (c)箍筋影響( 06.0 PN = ) 

圖 5-19 以 Maruta [32]試體比較不同傳力機制 

 

 

 



171 

  

圖 5-20 Maruta [32]之測試結果依不同箍筋量之比較 
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圖 5-21 高強度鋼筋混凝土短柱[32, 33]之軸力-彎矩關係圖 
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(a) 日本 AIJ-1990 [13]修正破壞模式後之分析結果 
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(b) 日本 JICE-1993 [14] 修正破壞模式後之分析結果 
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(c) 建議方法修正破壞模式後之分析結果 

圖 5-22 三種分析方法依破壞模式不同之比較結果 
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