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摘要 

本研究進行鋼筋混凝土柱受火害後進行反覆載重實驗之曲線研究，以了解在混凝

土柱受火害後在地震下之側力與位移行為。實驗試體設計包括 1 組未火害反覆載重實

驗之對照組，實驗組為 3 組受火害後之反覆載重實驗，變數為不同之軸壓比，分別為

0.1、0.2 及 0.3。實驗結果顯示，試體側向強度隨著軸壓越大及火害延時越長而下降，

在強度點前之降伏勁度下降，並在火害後之試體之遲滯迴圈中可發現有握裹滑移引致

的迴圈束縮 (pinching)情況。本研究根據試體所量測之側力-位移遲滯迴圈圖，並搭配

TEASPA 程式可獲得未受火害之側推曲線進行比較，分析結果顯示，火害後需考慮對

材料模式之影響，進行參數設定上之修正，以合理掌握實驗之側力-位移遲滯迴圈的包

絡線。 

關鍵字：鋼筋混凝土柱、火害、耐震能力 

一、前言 

    火災與地震多年來一直是都市建築物(包含鋼筋混凝土建築及鋼構建築)損壞與破壞

的主要原因，近年來，內政部建築研究所已針對鋼筋混凝土造建築與鋼構造建築之構件

與構架有系統地進行火害中的實驗與研究，並已獲致豐碩之成果，但是，國內外研究尚

缺少探討受到火災高溫影響後的建築物，其火害後的結構耐震性能評估。建築物在火災

後，其材料性質受到高溫影響，造成建築物之構件(如柱、梁)之強度降低，因而使得建

築物之耐震能力下降，國內外產學界對於建築物火害後之耐震能力折減，尚未建立有系

統的方法來解決此一重要課題。因此，為了正確評估火害後建築物之耐震能力，以為日

後火害後建築物之耐震補強提供正確資訊，故應先進行火害後建築物之結構耐震性能評

估的研究，以提供建築物耐火與耐震設計實務之參考。 

二、研究方法 

本研究共製作 4 座鋼筋混土單柱試體，如表 1 所示。第 1 座為對照組，未進行梁柱

樓板複合實驗爐之加載加熱實驗，僅進行靜態反覆載重實驗。第 2～4 座為實驗組，各
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試體於梁柱樓板複合實驗爐先完成加載，分別承受 225 kN（軸壓比 0.1）、450 kN（軸壓

比 0.2）、675 kN（軸壓比 0.3），再依照 CNS 12514 之標準升溫曲線燃燒，結束後再依原

軸力進行靜態反覆載重實驗。 

2.1 試體製作 

本研究試體在內政部建築研究所台南防火實驗室外的停車場空地進行組模、綁紮及

混凝土灌漿作業，並採用直立式的施工方式，將試體分兩部分施工，第一部分為基礎施

作，第二部分為柱身及柱頭施作。 

本研究在試體內設置應變計及熱耦計兩種監測儀器，因應變計不耐高溫，因此只在

無受火試體內設置，設置位置如圖 1 所示，熱偶計部分則採用 K 型熱耦計，其可測溫度

範圍介於 0 至 1250℃，且為了避免加熱時，混凝土內部材料如氫氧化鈣脫水造成熱偶計

兩條電路間產生短路，故採用外部材質為不鏽鋼、直徑 1.6 mm 的熱耦計，其內部有高

純度的細緻氧化物以作為隔絕材料，測溫點如圖 2 所示。 

2.2 實驗布置 

(1) 火害實驗 

本研究在內政部建築研究所防火實驗中心之梁柱樓板複合實驗爐，進行

加載加熱實驗，如圖 3 所示。因本研究主要著重於鋼筋混凝土柱受火害後柱

塑鉸及材料強度之弱化行為，故僅柱身段受火，柱頭以及基礎部分則以 7.5 

cm 厚之防火棉包覆。 

(2) 反力牆反覆載重實驗 

本實驗於試體上方架設鋼梁、油壓千斤頂及荷重計，垂直方向施加與火

害實驗相同之軸力，水平方向則使用一支高性能制動器施加側向力，以位移

控制反覆側推柱頂位移達指定的層間位移角，除未火害試體使用應變計監測

外，並搭配 NDI Maker 監測，如圖 4 及圖 5 所示。 

2.3 實驗規劃 

(1) 火害實驗 

如表 1 所示。三座試體先各別施加不同軸力持壓 10 分鐘後，再依

CNS12514 標準升溫曲線進行加熱實驗，如圖 6 所示。 

(2) 反力牆反覆載重實驗 

本實驗共有四座試體,兩座試體於柱頂施加軸力 22.5tf(0.1fcAg)，一座施加 

45tf (0.2f’cAg)、最後一座施加 67.5tf (0.3f’cAg)，再以位移控制反覆側推柱頂

位移達指定的層間位移角(位移/柱高)。分別為：0.25、0.375、0.5、0.75、1、
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1.5、2、3、4、5、6、7、8%。每個位移角實施三個周次，如圖 7 所示。並在

每一層間位移角倍數移至第三迴圈正向及逆向峰值時暫停試驗，觀察柱身發

展之裂縫，並以紅筆標記正向裂縫、綠筆標記逆向裂縫。 

 

表 1 試體實驗參數設定 

組別 

試體名稱 

第 1 組 

CNF 

第 2 組 

CF1 

第 3 組 

CF2 

第 4 組 

CF3 

軸力比 0.1 0.1 0.2 0.3 

軸力 

(tf) 
22.5 22.5 45 67.5 

加熱時間 

(hr) 
- 2 3 3 

 

 

 
圖 1 混凝土單柱應變計配置圖 
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圖 2 混凝土單柱熱耦計配置圖 

 

 

 
圖 3 火害實驗試體安裝配置情形 
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圖 4 反力牆反覆載重實驗試體安裝配置情形 

 

 

圖 5 反力牆反覆載重實驗試體安裝配置情形 
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圖 6 CNS12514 標準升溫曲線 

 

圖 7 位移控制歷時圖 
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三、實驗結果與討論 

(1) 高溫爐加載加熱實驗 

各試體升溫曲線圖如圖 8 至圖 10，各試體溫度上升速率皆保持穩定，除

CF1 於 90 分鐘時因柱頭棉花掉落造成測溫點遮蔽因此溫度有下降的現象產

生，而各試體之測溫點最高溫可參考表 2 所示，可發現 CF2 與 CF3 都是三小

時，CF3 溫度皆高於 CF2，再由圖 9 及圖 10 之實際爐溫之數據，可推斷因爐

內測溫棒經兩次實驗後測溫探頭前有些許碳化之物質，導致最後一次實驗測

得之溫度稍低，因此實驗當下要使爐內測溫點之溫度追上 CNS12514 之升溫

曲線，有將溫度上拉，因此造成我們所設置之測溫點所監測到的溫度較高。 

(2) 反力牆反覆載重實驗 

各試體之側力-位移之遲滯迴圈圖如圖 11 至圖 14 所示，而各試體之最大

側力及所對應之位移，可參考表 3 所示。由圖及表可知，圖可發現與 ETABS

側推分析結果比較，除了 CNF 無火害受靜態測力加載者，其餘有受火害之試

體降伏勁度明顯下降許多，並且最大強度皆無 CNF 高。圖 11 顯示，TEASPA

可有效預測無火害試體 CNF 之包絡線。圖 12 至圖 14 中須特別聲明，CF1、

CF2、CF3 之 ETABS 分析結果均代表假設該柱無火害之分析值，並非火害後

再反覆側推之實驗值。整體而言，破壞模式仍為撓曲破壞，但是火害後鋼筋

與混凝土之間的握裹力遭到破壞，CF1、CF2、CF3 試體的遲滯迴圈中可發現

有握裹滑移引致的迴圈束縮(pinching)情況，如圖 15 所示。 

觀察四座試體之裂縫發展由圖 16 所示，在強度點上 CF1、CF2、CF3 之

裂縫大小及數量較對照組 CNF 大及多，是因試體火害後就原有裂縫的產生，

並且在反覆載重情況下，由這些原有裂縫繼續發展下去因此造成前期強度的

降低，並在實驗目標 8%之情況可發現塑鉸區皆有上移的現象並且隨著軸壓的

上升，試體的垂直裂縫也相較於低軸壓情況下嚴重。 

圖 17 至 20 為使用實驗數據搭配國家地震中心開發之軟體 TEASPA 3.1 版

所分析之數值。以 CF2 為例，地點假設位於新北市新店區且根據校舍結構耐

震評估與補強技術手冊之算法可得 CF2 之性能目標地表加速度值為 0.13 與軟

體分析之值 0.128 比較，可知軟體參數設定應屬合理。由表 4 可知依據 475 年

回歸期設計地表加速度 AT值為 0.24g，CDR(容量需求比)則為 AP/AT之比值若

大於 1 則代表不需補強，小於 1 則需進行補強，由表可知 CNF 及 CF1 不需進

行補強，CF2 及 CF3 則在火害後需要進行補強，由此可推斷火害延時越長及

軸壓越大會造成性能目標地表加速度的衰減。 
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圖 8 CF1 試體升溫曲線 

 

圖 9 CF2 試體升溫曲線 

 

圖 10 CF3 試體升溫曲線 
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表 2 各試體火害後最高溫 

 

 

 

圖 11 CNF 之側力-位移遲滯迴圈圖 

測溫點 CF1 CF2 CF3 

表面 660°C 710.2°C 799.2°C 

保護層 366°C 468.3°C 564.2°C 

鋼筋 350°C 475.5°C 491.3°C 

中心 280°C 415.5°C 421.3°C 

 



2020 Workshop on Design Technologies of Reinforced Concrete and Steel Structures  
Taipei, Taiwan, December 17-18, 2020 

 

圖 12 CF1 之側力-位移遲滯迴圈圖 

 

圖 13 CF2 之側力-位移遲滯迴圈圖 
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圖 14 CF3 之側力-位移遲滯迴圈圖 

 

 

圖 15 四座試體遲滯迴圈疊圖 
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表 3 實驗結果 

試體 Vmax (kN) △@Vmax (mm) Vmin (kN) △@Vmin (mm) 

CNF 113.99 45 -134.36 -45 

CF1 112.28 60 -105.86 -75 

CF2 106.85 60 -109.57 -120 

CF3 104.55 60 -111.654 -120 

 

   

1.5% 3%(強度點) 8% 

(a) 試體 CNF 

   

1.5% 4%(強度點) 8% 

(b) 試體 CF1 

   

1.5% 4%(強度點) 8% 

(c) 試體 CF2 
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1.5% 4%(強度點) 8% 

(d) 試體 CF3 

圖 16 各試體之裂縫發展 

 
圖 17 CNF 性能目標地表加速度 

 
圖 18 CF1 性能目標地表加速度 
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圖 19 CF2 性能目標地表加速度 

 
圖 20 CF3 性能目標地表加速度 

表 4 性能目標地表加速度比較表 

試體名稱 AP AT CDR (容量需求比) 是否需補強 

CNF 0.283 0.24 1.179 N 

CF1 0.263 0.24 1.096 N 

CF2 0.128 0.24 0.533 Y 

CF3 0.095 0.24 0.396 Y 
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四、 結論 

本研究完成火害後鋼筋混凝土柱之反覆載重實驗。實驗結果顯示，根據標準

升溫曲線進行加熱 3 小時，30 cm 正方形斷面之表面、保護層、中心點最高溫度約

為 800、560、420 度。鋼筋溫度約為 500 度。火害後鋼筋與混凝土之間的握裹力

遭到破壞，反覆載重實驗所得之遲滯迴圈有握裹滑移引致的迴圈束縮(pinching)情

況。此外，火害後混凝土柱其塑鉸發生位置有向上移動趨勢。火害後之降伏勁度

及最大強度隨著火害延時及軸壓越大而降低，強度下降 10%、降伏勁度折減為

40%。因此，在預測火害後試體之實驗之側力-位移遲滯迴圈，需重新檢討塑鉸設

定參數。使用實驗數據搭配 TEASPA 程式計算性能目標地表加速度，當火害延時

增加且軸壓越大，則性能目標地表加速度有顯著下降現象。 
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高流動性應變硬化鋼纖維混凝土於 New RC 結構系統之應用研究 
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摘要 

高流動性應變硬化鋼纖維混凝土為近年來台灣大學研發之高韌性新世代耐震材料，其同時擁有

自充填混凝土在新拌時的自充填超高流動性，及高性能纖維水泥質複合材料受直拉作用時，呈

應變硬化之卓越力學性質。未來台灣在走向使用高強度混凝土的高層鋼筋混凝土建築時，為因

應高強度混凝土偏脆性的破壞模式及底層柱將承受極大軸壓的考驗，美國混凝土學會（American 

Concrete Institute, ACI）於 2014 年出版的結構混凝土建築規範（ACI 318-14）已要求比台灣現行

規範需要更多的橫向鋼筋來確保柱構材的韌性，此項變革將會使未來柱子鋼筋綁紮及澆置施工

難度大幅提高；而有梁主筋穿過的梁柱接頭之鋼筋配置將更加複雜而因難。本研究主要是使用

高流動性應變硬化鋼纖維混凝土來取代 New RC 結構系統中關鍵構件之橫向鋼筋，分別提出圍

束、梁式剪力（含軸力）、軟化壓拉桿設計公式。由國家地震工程研究中心相關實尺寸（柱及梁

柱接頭）反復載重試驗結果發現，高流動性應變硬化鋼纖維混凝土可有效取代橫向鋼筋，除了

柱構材的橫向鋼筋可放大到有效深度的一半外，在梁柱接頭內甚至可以完全不需配置橫向鋼筋。

高流動性應變硬化鋼纖維混凝土優異的工程力學行為（高軸力下極限變形容限、高剪力強度、

拉力應變韌性、高消能容限等），將有助提昇建物抗震表現、提高材料效率、減少箍筋使用、抑

制裂縫生成及增加變形損傷容限，達到永續發展及防災耐震的目標。 

關鍵字：纖維混凝土、應變硬化、New RC、圍束、剪力、壓拉桿 

 

一、前言 

    混凝土為全球應用最廣泛的營建材料，其具有經濟性、耐火性、易塑性、高抗壓性

等優點，但其抗張強度卻僅約抗壓強度十分之一，並有脆性破壞及抗張延展性差的先天

缺陷。藉由添加纖維來改善混凝土力學質已在近二三十年來普遍應用，並針對應用標的

不同，調整添加纖維的數量、材質和種類。添加纖維體積比愈高，相對增加的拉力強度

及韌性也愈高；然而，高鋼纖維量的添加，卻同時讓工作性巨幅降低，增加了施工的難

度，也相對造成混凝土的不均勻性及硬固品質的不確定性。 

隨著愈來愈多關於纖維水泥質複合材料受拉行為的討論，﹝應變硬化，strain hardening﹞

這個名詞首度在 1978 年 RILEM Symposium on Testing and Test Methods of Fiber Cement 

Composites 由 Kaperkiewickz 提出，用來描述纖維水泥質複合材料的受拉行為：“What 
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is much more important is that the aligned fibers give quite substantial ductility and a kind of 

strain hardening characteristic to the composite＂。在受直接拉力作用下，應變軟化纖維 

混凝土在初裂後雖不至馬上破壞，但其拉力強度卻於初裂後有一陡降，並隨著裂縫增大

而緩步降低，即為所謂的應變軟化。相反地，應變硬化纖維混凝土拉力強度在初裂後持

續增加，這也意謂著初裂裂縫在纖維橋接效應下抗拉強度較其他未開裂部分要高，故會

伴隨著多重裂縫產生。Naaman 於 1996 年提出了藉著添加纖維並最佳化漿體及纖維間

的握裹關係，以達到受直接拉力時能呈現類似鋼材般的應變硬化行為。Naaman 更進一

步將能呈現直拉應變硬化的力學行為定義為高性能（High Performance）， 而具受拉力應

變硬化的纖維水泥質複合材料， 即稱為 High Performance Fiber Reinforced Cementitious 

Composites（HPFRCC）。 

本研究以自充填混凝土為設計基材，透過改善粒料級配及漿體強度，並添加適量鋼纖維，

已成功研發一系列針對不同強度需求之高流動性應變硬化鋼纖維混凝土。其鋼纖維

（hooked, L = 30 mm, aspect ratio= 80）體積含量為 1.5 到 2.0%，抗壓強度範圍從 35 至

105 MPa，坍流度直徑約為 600 mm。在直拉試驗中，不同於普通混凝土的脆性破壞，也

呈現了應變硬化的力學性質，並伴隨多重裂縫產生。與傳統 HPFRCC 相比，高流動性

應變硬化鋼纖維混凝土設計配比中保有了粗粒料，更具經濟性、體積穩定性及廣泛應用

於實務工程上的可能性。 

高流動性應變硬化鋼纖維混凝土具高剪力強度、高損傷容限等優越力學性能，特別適合

應用於 New RC 結構系統中；因 New RC 應用在高層建築時，仍需克服高強度混凝土 

偏脆性的破壞模式及底層柱將承受極大軸壓的考驗。根據規範，通常以增加箍筋量等來

達到設計強度及韌性，但也因此鋼筋綁紮會過於密集繁雜，而造成施工困難。高流動性

應變硬化鋼纖維混凝土在新拌時具接近自充填混凝土的工作性，硬固時受直拉作用下則

有應變硬化之優異力學表現。未來計畫將其應用於需較大損傷容限的部分或構件，包括

耦合剪力梁、梁端塑鉸區、梁柱接頭、高軸力柱、柱塑鉸區，希冀以其高剪力強度、高

圍束效益，能直接取代箍筋，簡化斷面配筋設計。 

 

二、設計建議公式 

2.1 圍束公式 

未來台灣新型高強度鋼筋混凝土應用在高層建築之低樓層柱將承受極大軸力，黃世

建（2013）發現高強度混凝土在受高軸壓時，所需的圍束箍筋量將近原有規範要求的二

倍，甫公布的 ACI318-14（2014）也針對高強度混凝土在承受高軸壓時的箍筋需求作了

對應的調整；以 23 層樓的底層柱實際設計例可以發現（圖 1），和現行規範比起來，以

ACI318-14 設計的底層柱不但需要多 70% 的箍筋，而且每根主筋都需橫向鋼筋以耐震

彎鉤錨定，大幅增加施工難度。本研究蒐集相關試驗結果，回歸出高強度鋼纖維鋼筋混

凝土柱的韌性比預測公式，並以軸壓試驗角度，提出決定合適之鋼纖維添加量的設計流

程，作為設計鋼纖維鋼筋混凝土柱時的簡易參考。 
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圖 1 現行規範（左）及 ACI318-14（右）對 23 層樓的底層柱橫向鋼筋配置差異 

 

本研究以韌性比作為表示柱體韌性程度之指標，由材料應力應變曲線下之面積，可

得材料在變形過程中所吸收的能量。一般以固定應變量，對應之曲線下面積大小來訂定

材料的韌性程度。同時也多以與曲線中某一基準面積間的比值來表達，用以消除各材料

之強度差異，使各材料間得以互相比較。韌性比英文為 Toughness ratio，簡稱 TR 值。在

混凝土材料中，規範定義混凝土降伏應變量為 0.003。如圖 2 所示。 

 

圖 2 材料應力應變曲線與韌性指標 

在達五倍降伏應變量時，混凝土應力應變曲線下面積與最大抗壓強度水平線下矩形

面積之比值，即是韌性比，其表示如下： 

 𝑇𝑅 ൌ
𝐴𝑟𝑒𝑎 𝑂𝐴𝐺𝐻
𝜎௨ ൈ 0.015

 (1)
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本研究主要以韌性比來評估軸壓試驗中柱試體的韌性程度，並提出相關預測公式，

預測公式中以 TR 表示韌性比。 

 

 𝑇𝑅 ൌ 0.48ሺ 𝑇𝐼௧  0.6 ൈ 𝑇𝐼 ሻ.ଵ଼ (2)

 𝑇𝐼௧ ൌ
𝑘𝜌௦𝑓௬௧

𝑓′𝑘
 3.5 (3)

 𝑇𝐼 ൌ
𝑉𝛼𝜏

𝑓′
, 𝑉  2% (4)

 

2.2 剪力公式 

高強度混凝土到達極限強度後呈脆性破壞，傳統提高鋼筋混凝土柱耐震行為，多以

增加橫向鋼筋為主要方法，然而過密的箍筋間距會導致施工不易，本研究評估以鋼纖維

取代高強度鋼筋混凝土柱之橫向鋼筋，並量化其剪力強度。由資料庫、鋼纖維混凝土梁

及此次八座高流動性應變硬化鋼纖維混凝土柱之剪力試驗結果，本研究提出高流動性應

變硬化鋼纖維混凝土之建議剪力公式： 

 𝑉,ௌி ൌ ൬0.16ඥ𝑓
ᇱ  17.2𝜌௪

𝑉௨. 𝑑
𝑀

൰ . b୵. 𝑑. 𝐹 (5)

 𝑉 ൌ ሺ௫ሻ

ிమ
. 𝑏௪. 𝑑. ට1  ೠ

ሺ௫ሻ.ೢ.ௗ
  (6)

 
𝑓௧

ඥ𝑓′

ൌ ቆ0.5  1.03
𝜏. 𝛼𝑉

ඥ𝑓′

ቇ ሺ𝑢𝑛𝑖𝑡: 𝑀𝑃𝑎ሻ (7)

 𝑉,ௌி ൌ 0.29ඥf ᇱ
ୡFୣ. 𝑏௪. 𝑑. ඩ1 

𝑃௨

൬0.5  1.03
ఛ.ఈ

ඥᇱ
൰ ඥ𝑓′. 𝑏௪. 𝑑

 (8)

 

2.3 軟化壓拉桿模式 

本研究蒐集了過往平版文獻之實驗數據並建立數據資料庫，以資料庫內未添加鋼筋、

未添加鋼纖維之純混凝土平版為標的，並取試體之高寬比、承壓比、厚度比與混凝土抗

壓強度四個參數，與試驗所得之壓桿有效係數比較，計算回歸得到該四參數與壓桿有效
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係數之關係。之後進行分析時，輸入本研究之平版試驗各項參數後，可得到純混凝土平

版之期望壓桿強度值，再將本研究所有試體對該強度值做正規化，以消除各個平版試驗

影響因子對於壓桿強度的影響，如此才能進一步使用軟化壓拉桿模型做強度評估。 

主拉應變為軟化係數中的重要參數，其數值大小會直接影響軟化效果是否嚴重，而

本研究之實驗結果顯示主拉應變會受到添加鋼纖維的影響而下降，本研究所得之主拉應

變皆有明顯隨著鋼纖維的增加而降低的趨勢。有鑑於此，本研究認為須對主拉應變此係

數進行修正，以反映添加鋼纖維對於裂縫抑制與降低主拉應變之效果。 

0.1 1
h v d

r
fS

    



 (9) 

f f f eqS V    (10) 

本研究除了進行了主拉應變的修正，但添加鋼纖維於試體中並不只能使主拉應變下

降，更能進一步減緩開裂混凝土的軟化現象，考量鋼纖維有關的參數僅為鋼纖維體積取

代率與鋼纖維之長徑比，本研究增加使用鋼纖維有效握裹強度此參數於計算式中，以呈

現鋼纖維之抗拉拔能力，並凸顯不同種類纖維間對於軟化效應的不同影響。 

'

5.8 1
(1 0.07 ) min( ,0.9)

1 400
f f

f rc

d
V

L f



  


 (11) 

 

三、高流動性應變硬化鋼纖維混凝土取代 New RC 結構系統構件之橫向鋼筋 

3.1 高軸壓之底層柱 

實尺寸柱試體（600 × 600 × 1800 mm）於國家地震中心在MATS（Multi-Axial Testing 

System，自由度多功能構件試驗系統）上進行反復側推試驗，MATS 最高能施予 60 MN 

的軸力，並在構件底端進行反復側推，其試驗架構如圖 3 所示。此試驗主要是在雙曲率

反復側推位移及高軸壓（軸力高達 0.57 Ag fc’）同時作用下，評估高強度鋼纖維鋼筋混

凝土柱的行為表現，並與高強度鋼筋混凝土柱進行比較；除了比較行為差異外，主要是

評估以鋼纖維取代箍筋可行性，以放大箍筋間距的方式，探討鋼纖維與箍筋的取代關係，

間距最大到規範訂定剪力鋼筋間距最嚴苛的標準（斷面有效深之半，d/2）。試體設計參

數詳見表 1。 
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圖 3 實尺寸柱於 MATS 反復側推試驗架構 

表 1 底層柱試體設計參數 

 
本實驗試體之位移能力認定參考 ASCE41-06（2006），由試體的遲滯迴圈包絡線，當

側力強度進入衰減，側向強度達極限強度的 80% 時，定義此時為試體的目標性能點；

耐震韌性能力良好之柱，其位移目標性能點應大於 3.0%。 

由圖 4 實驗結果可以發現，三組試體在側向強度衰減至 80% 極限強度時對應的位

移分別為 1.25%, 3.23%及 3.15%；依台灣現行規範及 ACI318-11 圍束設計的高強度鋼筋

混凝土試體 S140-0 不符性能要求（若參照 318-14，箍筋間距需從 140 mm 減少至 80 

mm），但加入 1.5% 鋼纖維之試體 S140-1.5 可滿足側力衰減 20% 時位移可達 3.0% 之

耐震性能標準；另外將箍筋間距放大到 d/2 的試體 S260-1.5 也有相同優異的耐震性能。 
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圖 4 S140-0 與 S140-1.5 遲滯迴圈比較（左）及 S260-1.5 遲滯迴圈（右） 

 

3.2 外部梁柱接頭 

高流動性應變硬化鋼纖維混凝土應用於高強度混凝土梁柱外部接頭之實尺寸試驗，

重點為研究添加鋼纖維對高強度混凝土梁柱接頭剪力容量增加與韌性提升。根據

ACI318-14 規範設計中剪力比之高強度混凝土梁柱接頭試體作為對照組（LAMV），並

設計接頭部份以體積取代率 1.5%鋼纖維之高流動性應變硬化鋼纖維混凝土澆置，且不

放置任何橫向鋼筋的相同試體（LAMV_SF）；其試體的梁柱主筋設置等皆與對照組相同

以利比較。試體設計參數詳見表 2。 

表 2 外部梁柱接頭試體設計參數 

 
梁柱接頭試體於國家地震中心對試體進行反復側推試驗，先將柱頂的鉸支承裝於

MATS，將試體連同鉸支承之部分鎖於載重平台上，使用螺桿將之鎖於平台孔位上並施

加預力。本實驗採制動器推柱不推梁，將試體梁端連接垂直制動器並予以固定，在實驗
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開始前先施加軸力至預設值，再由側邊之油壓水平制動器施力於試體下方載重平台來進

行水平力加載。依照反復側推位移歷程開始施加反復位移側推，量測並計算接頭剪力變

形量及梁轉角。圖 5(a) 及(b) 分別為LAMV 與LAMV_SF 之遲滯迴圈及包絡線比較圖，

從包絡線來看可以發現兩者的初始勁度近乎相同，皆於層間變位角 2% 時進入降伏平台。

再觀察遲滯迴圈的部分，單純添加鋼纖維而無配置任何橫向鋼筋的試體 LAMV_SF 的

表現與綁紮緊密橫向鋼筋的試體 LAMV 幾乎一模一樣，迴圈亦相當飽滿，pinching 效

應皆不明顯。LAMV 與 LAMV_SF 最後的破壞模式皆為理想的梁撓曲破壞（B-type）（圖

6）。此外，相較 LAMV 的裂縫發展狀況，LAMV_SF 接頭處可見較多重而細微的裂縫，

顯見纖維能發揮良好的橋接效應，故在接頭產生裂縫後仍能持續維持剪力強度。 

 

圖 5 LAMV 與 LAMV_SF (a) 遲滯迴圈及(b) 包絡線比較 

 

圖 6 LAMV（左）與 LAMV_SF（右）最終破壞狀況 
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參考規範 ACI 374.1-05 對二支梁柱接頭試體作耐震性能評估，評估指標分別為強度、

能量消散及勁度衰減的情形。從評估結果可以看出 LAMV_SF 即便於接頭處沒有配置

任何箍筋，但無論在強度、能量消散及勁度方面皆符合規範要求，於層間變位角 4% 時

皆還有持續增加的趨勢；二者消能情況幾乎一樣，代表鋼纖維取代所有橫向鋼筋仍能提

供相同接頭剪力強度，有相同的消能及耐震能力。 

四、結論 

台灣天然資源有限，混凝土材料的升級發展，是亟需面對的嚴肅課題；除了著重在

工程力學行為上，更需進一步思考增加混凝土材料的效益發揮，進而降低生命週期成本。

高流動性應變硬化鋼纖維混凝土提供了這樣的可能性：提升混凝土材料的工作性、力學

性質、損傷容量及永續指標；而其優良的工作性、抗拉抗剪強度及消能容量，應用在 New 

RC 構件上，將能進一步簡化配筋設計、縮小構件尺寸。高流動性應變硬化鋼纖維混凝

土為極具應用發展潛力的新世代耐震材料，對於台灣混凝土材料和結構的性能全面提昇

及降低生命週期成本的永續發展，都將有顯著的助益改善。 
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高強度竹節鋼筋之混凝土劈裂握裹性能 

Bond Performance of Concrete Splitting for 
High-Strength Deformed Bars 
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摘要 

本研究共進行 20 組梁端試體(ASTM A944)之高強度竹節鋼筋握裹試驗，試體分別

採用 420、550 與 690 MPa 三種降伏強度等級之#10 鋼筋，其鋼筋相對節面積值均大於

0.09，混凝土強度分別採用 28、49、70、85 與 100 MPa 五種強度，並採用 3.87 與 4.93

兩種劈裂指數。本研究主要探討 ACI 318-19 受拉鋼筋伸展長度公式中鋼筋強度等級效

應影響的合理性。由試驗破壞模式顯示，20 組試體中，15 組試體 如預期發生混凝土劈

裂破壞，甚至試體之劈裂指數達 4.93 時，仍可能發生此種破壞。另從握裹應力分析中發

現，若使用不同強度等級鋼筋，而欲獲得相同等級之握裹性能條件下，則 ACI 318-19 之

受拉伸展長度公式無須增加鋼筋強度等級修正Ψ，即採用 ACI 318-14 之伸展長度規定

即可。研究結果也顯示，以 ACI 318-14 受拉伸展長度模型為基礎，若將混凝土強度與劈

裂指數上限條件解除，可獲得相當準確的伸展長度結果，且平均仍有約 10%的保守餘裕；

另若將同時若將混凝土強度上限提高至 100 MPa 而劈裂指數上限仍維持 2.5，模型求得

之伸展長度為實際伸展長度需求的 1.7 倍以上。  

 

關鍵字：高強度鋼筋混凝土、伸展長度、鋼筋強度等級修正係數、劈裂指數、鋼筋相

對節面積、握裹應力 

 

一、前言 

    國家地震工程研究中心自 2010 年起，開始針對高強度鋼筋混凝土結構系統

進行全面性研究，計劃名稱為「台灣新型高強度鋼筋混凝土結構系統研發（Taiwan 

New RC Project）」(林克強 2015)。此計畫結合國內產、學界人力與資源，與日本

東京鐵鋼公司（Tokyo Tekko Co., Ltd.）提供鋼筋材料與續接及端錨元件的支援，

自 2013 年起向國科會/科技部申請整合型研究團隊，至今已進入第三期三年整合

型計畫的第二年。本計劃的目標在催生台灣第一棟 New RC 建築，至今仍持續推

廣中。在 Taiwan New RC 計畫中，將鋼筋強度的上限由台灣當時之「結構混凝土

設計規範」（內政部營建署 2003）或美國 ACI 318 規範（ACI 2008）的 420 MPa
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（4200 kgf/cm2），提升至 690 MPa（7000 kgf/cm2）;混凝土的有效計算強度上限

值由前述規範的 70 MPa (約 700 kgf/cm2 或 10000 psi)提升至 100 MPa（約 1000 

kgf/cm2 或 13000 psi）(林克強 2015)。為提供 Taiwan New RC 計畫於研發時作為

鋼筋材料的引用依據，於 2014 年台灣混凝土學會（TCI）參考美國 ASTM A706 

09b （ASTM 2009）的 80 ksi 等級鋼筋與日本業界常用 USD 690A、B 及 USD 785

的鋼筋標準，制定「鋼筋混凝土用鋼筋 SD 550-685-785」（台灣混凝土學會，2014）。

另外，台灣國家「鋼筋混凝土用鋼筋」標準 CNS 560（中華民國國家標準 2018）

於 2018 年參考 ASTM A706（ASTM, 2015a）及 A615（ASTM, 2015b）與 TCI「鋼

筋混凝土用鋼筋 SD 550-685-785」，增列 SD 550W 與 SD 690 兩種強度等級鋼筋，

此兩種強度等級鋼筋均可符合“耐震用鋼筋＂之三項規定，包括：（1）實際降伏

強度上限不得大於規定降伏強度 125 MPa (18 ksi 或 1260 kgf/cm2)，（2）實際拉

力強度（fua）與實際降伏強度（fya）的比值（fua/ fya）不得小於 1.25，（3）鋼筋伸

長率（斷裂伸長率或總伸長率）應大於規定值。其中，SD 550W 鋼筋有碳當量

C.E. （carbon equivalent）小於 0.55 的限制，故允許在常溫下不需預熱即可進行

銲接；SD 690 鋼筋因無碳當量 C.E.規定（CNS 2018），故不允許在常溫下進行銲

接。 

國內現行混凝土結構設計規範（內政部營建署 2019），有關竹節鋼筋直線受

拉伸展長度公式，主要沿用 ACI 318-05 規範（ACI 2005）的相關規定，此規定可

追溯至 1995 年之 ACI 318-95 規範（ACI 1995），此伸展長度是根據 1977 年

Orangun 等人考量鋼筋與混凝土間之劈裂握裹行為所建立的模型訂定（Orangun 

et al. 1977），直至 2019 年版之 ACI 318 規範（ACI 2019），仍沿用相同的公式架

構，僅在符號標示與限制略有不同。ACI 318 規範從 2008 至 2014 年版（ACI 2008, 

2011, 2014）之受拉鋼筋直線伸展長度𝑙ௗ公式規定均相同，詳下式𝑙ௗ,ଵସ： 

  

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ 𝑙ௗ,ଵସ ൌ 0.9

𝑓௬

𝜆ඥ𝑓
ᇱ 

 
Ψ௧ΨΨ௦
ሺ್ାೝሻ

ௗ್

𝑑      ሺ𝑀𝑃𝑎, 𝑚𝑚ሻ

𝑙ௗ,ଵସ ൌ 0.28
𝑓௬

𝜆ඥ𝑓
ᇱ 

 
Ψ௧ΨΨ௦
ሺ್ାೝሻ

ௗ್

𝑑       ൬
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚ଶ , 𝑐𝑚൰

               ሺ1ሻ 

          1 
ሺ𝑐  𝐾௧ሻ

𝑑
 2.5                               ሺ2ሻ 

           𝐾௧ ൌ
40𝐴௧

𝑠𝑛
                                       ሺ3ሻ  

其中，𝑓௬為欲發展強度鋼筋之降伏強度，𝑓
ᇱ為混凝土抗壓強度，𝑐為欲發展強度

鋼筋之鋼筋中心至混凝土外緣距離或兩鋼筋中心間距之半，𝐾௧為橫向鋼筋指標，
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𝐴௧為橫向鋼筋斷面積，𝑛為在握裹劈裂面上待伸展或續接之鋼筋根數，𝑠為橫向

鋼筋中心間距，Ψ௧為鋼筋位置修正係數，Ψ為鋼筋塗布修正係數，Ψ௦為鋼筋尺寸

修正係數。台灣自 2011 年起至現行的鋼筋混凝土設計規範（內政部營建署 2011, 

2019）與 2005 年 ACI 318 規範（ACI 2005）之𝑙ௗ，除有關橫向鋼筋指標𝐾௧的規

定略有不同外，其餘均與𝑙ௗ,ଵସ（公式（1）至（3））的規定相同，𝐾௧的規定如下 

  𝐾௧,ହ ൌ 𝐾௧,்ௐ ൌ
𝐴௧𝑓௬௧

105𝑠𝑛
       ሺ3𝑎ሻ 

其中，𝑓௬௧為橫向鋼筋降伏強度。公式（3）是將公式（3a）中之𝑓௬௧以 420 MPa 代

入而得。2019 年版之 ACI 318-19 規範將鋼筋降伏強度等級上限從 2014 年版本

的 420 MPa 提高至 690 MPa，其受拉鋼筋直線伸展長度𝑙ௗ公式，除增加鋼筋強度

等級修正係數Ψ外，其餘均沿用公式（1）的規定，公式如公式（1a）𝑙ௗ,ଵଽ所示。 

 

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ 𝑙ௗ,ଵଽ ൌ 0.9

𝑓௬

𝜆ඥ𝑓
ᇱ 

 
Ψ௧ΨΨ௦Ψ

ሺ್ାೝሻ

ௗ್

𝑑      ሺ𝑀𝑃𝑎, 𝑚𝑚ሻ

𝑙ௗ,ଵଽ ൌ 0.28
𝑓௬

𝜆ඥ𝑓
ᇱ 

 
Ψ௧ΨΨ௦Ψ

ሺ್ାೝሻ

ௗ್

𝑑       ൬
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚ଶ , 𝑐𝑚൰

               ሺ1𝑎ሻ 

 

根據 ACI 318-19 規定，對於降伏強度等級為 420 MPa (60 ksi)、550 MPa (80 ksi)

與 690 (100ksi) 之鋼筋，鋼筋強度等級修正係數Ψ分別為 1.0, 1.15 與 1.3。根據

該條文解說中的說明（ACI 2019, pp 473），此修正是引用 Orangun et al. 於 1977

年與 Canbay and Frosch 於 2005 年發表的論文（Orangun et al. 1977 與 Canbay and 

Frosch 2005）。 

 回顧 Orangun 等人於 1977 年的論文（Orangun et al. 1977），該文章收集過往

含與不含橫向圍束鋼筋之試驗資料進行回歸分析，提出一符合 60 ksi (420 MPa)

強度等級鋼筋之基本伸展長度（development length）公式，其公式如下： 

 

𝑙ௗ,ை ൌ
10200

ඥ𝑓
ᇱ  ቀ1  2.5 

ௗ್
 𝐾௧ቁ

𝑑      ሺ𝑝𝑠𝑖, 𝑖𝑛ሻ               ሺ1𝑏ሻ 

         𝐾௧,ை ൌ
𝐴௧𝑓௬௧

600𝑠𝑑
  2.5         ሺ𝑝𝑠𝑖, 𝑖𝑛ሻ              ሺ4ሻ 
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其中 C 為欲伸展鋼筋之混凝土淨保護層厚度或欲伸展鋼筋之混凝土淨間距的小

者，𝐾௧,ை為橫向鋼筋指標，與公式（3a）之𝐾௧,ହ及𝐾௧,்ௐ的差異僅在於公式（4）

已除以𝑑，而公式（3a）不含𝑑。特別注意的是，公式（1b）中無鋼筋強度的變

數，因該公式之原始完整式中，鋼筋欲伸展的鋼筋強度與對應的伸展長度並非呈

線性比例關係，故直接將鋼筋降伏強度 60 ksi 代入，因此公式（1b）僅適用於計

算降伏強度 60 ksi 鋼筋之伸展長度。文獻中也建議，對於降伏強度 40 ksi 與 75 

ksi 等級鋼筋，其伸展長度可採用𝑙ௗ,ை（公式（1a））分別乘以係數 0.6 與 1.3

求得，此係數是在反映欲伸展鋼筋的降伏強度減小與增大時，所需伸展長度應適

當的縮短或增長。 

  Canbay and Frosch 於 2005 年收集 203 組無橫向鋼筋圍束及 278 組有橫向鋼

筋為束之鋼筋搭接續接握裹試體試驗資料，經統計分析的研究成果（Canbay and 
Frosch 2005），獲得下列結論：（1）鋼筋以搭接型式續接時，鋼筋搭接續接行為

以混凝土強度四分之一次（ඥ𝑓
ᇱర ）的回歸分析結果較平方根（ ඥ𝑓

ᇱ）者為佳；（2）
當搭接長度越長，其握裹應力無法均布發展的現象越明顯，即搭接續接所發展的

應力與續接長度𝑙௦的關係為非線性，近似與ඥ𝑙௦ 𝑑⁄ 呈線性關係；（3）雖然在續接

區上的應變分佈不均勻，但為簡單起見，可以在續接區上考慮平均箍筋應力，此

應力與箍筋的降伏應力無關；（4）鋼筋保護層厚度的效應並非線性，以鋼筋保護

層厚度與鋼筋直徑比值的平方根表示ඥ𝑐 𝑑⁄ ，可降低較大保護層的影響；（5）對

於表面劈裂破壞而言，特別對於板狀構構件，較大的鋼筋間距有正面效果，此趨

勢可以用握裹應力的線性增加來表示。 

 根據 ACI 408R-03 (ACI 2003)建議，鋼筋直線握裹試驗研究一般常使用的試

驗方法包括：（a）鋼筋拉拔試驗，（b）梁端鋼筋錨定試體，（c）梁鋼筋錨定試驗，

與（d）梁鋼筋搭接試驗，如圖 1 所示。鋼筋的伸展長度（development length），

主要提供構件中的鋼筋在預期斷面處能發揮充分的強度，以應付該預期斷面所承

受的撓曲應力，此構件通常指梁或板等受撓曲行為較顯著之構件。然而，鋼筋與

混凝土間伸展長度通常由鋼筋與混凝土間的握裹行為決定，同時規範中有關伸展

長度規定也大多針對梁或板構件中主筋的握裹需求而定。比較上述四種握裹試驗

方法之鋼筋於混凝土的受力機制與鋼筋於實際撓曲構件中的受力行為，ACI 

408R-03 認為（a）鋼筋拉拔試驗為最不合理者，因此建議進行撓曲鋼筋與混凝土

的直線握裹試驗時，採用其他三種試驗方法。歸納鋼筋於混凝土中的直線伸展應

用，大致可區分為兩類：一類為決定受撓鋼筋在臨界斷面處需提供的斷筋（bar-

cutting）伸展長度；另一類為決定受撓鋼筋在搭接處應提供的搭接（lap splice）

伸展長度。 

本文主要探討鋼筋在斷筋條件下的混凝土劈裂握裹行為，針對強度超過 420 

MPa 之高強度竹節鋼筋與混凝土的直線握裹性能進行研究，目的在提出直線受

拉鋼筋的伸展長度設計建議，其中，鋼筋降伏強度目標為 550 與 690 MPa 等級。

考量台灣建築工程實務，鋼筋降伏強度等級高於 420 MPa 的高強度鋼筋（如 550

與 690 MPa），主要應用於梁、柱之主要受力構件，且大多採用大號鋼筋，當鋼
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筋需要續接時，在續接效率的考量下，通常會採用機械式續接，而避免採用過長

的搭接續接，故高強度鋼筋的伸展長度一般僅需考量鋼筋斷筋條件。因此本研究

採用斷筋條件進行直線劈裂握裹行為研究，探討 ACI 318-19 第 25.4.2 節鋼筋受

拉伸展長度公式（1a）中，使用鋼筋強度等級修正係數Ψ（對於鋼筋降伏強度等

級為 550 MPa (80 ksi) 取 1.15 與 690 (100ksi)取 1.3）的合理性，其中，試體採用

具有橫向鋼筋圍束（即𝐾௧ ് 0）且劈裂指數（splitting index）ሺ𝑐  𝐾௧ሻ/𝑑大於

2.5 之試體，以符合一般剪力箍筋量較大的耐震梁構件，並採用圖 1(b)與 ASTM 

A944（ASTM 2010）相同原理的試驗裝置進行試驗。本文的目的在提出適用強度

等級高於 420 MPa 鋼筋的合理伸展長度設計公式建議，提供規範修訂之參考。 

 

二、試驗計畫 

 本文主要研究鋼筋混凝土中具橫向圍束鋼筋之受撓構件的竹節鋼筋直線握

裹行為，探討鋼筋在臨界斷面處發展拉力強度之斷筋伸展長度（development 

length for bar-cutting）需求。 

2.1 試驗參數與試體設計 

本研究共進行 20 組如圖 1(b)之梁端鋼筋錨定試體，所有試體的尺寸規模均

相同，其 RC 部分的寬度、高度及長度尺寸分別為 180 mm、450 mm 及 1000 mm，

如圖 2 所示。設計參數包括混凝土抗壓強𝑓
ᇱ、鋼筋強度等級（以降伏強度𝑓௬標示）、

劈裂指數ሺ𝑐  𝐾௧ሻ/𝑑、與鋼筋節形等。混凝土的設計強度分別採用 28、49、70、

85、100 MPa；鋼筋分別採用降伏強度 420、550 與 690 MPa 等級之單根#10 鋼

筋；所有試體使用兩種ሺ𝑐  𝐾௧ሻ/𝑑劈裂指數，其值分別為 3.87 與 4.92，其中，

所有試體之伸展鋼筋中心至混凝土表面距離𝑐採用 90 mm，橫向圍束鋼筋採用

420 MPa 強度等級橫向鋼筋，分別為#4@150 mm 與#4@75 mm。試體之伸展長度

需求是依據 ACI 318-14 之規定𝑙ௗ,ଵସ計算，詳公式（1）。為獲得與規範直線伸展長

度規定相同的破壞模式，設計試體時，伸展鋼筋在混凝土內的埋置長度𝑙ௗ,௧௦௧控

制在 0.47 至 0.78 倍 𝑙ௗ,ଵସ之間（詳表 1），以避免鋼筋受拉後發生降伏，導致鋼筋

明顯緊縮（necking）影響握裹性能或發生斷裂，使試體發生預期的混凝土劈裂破

壞。所有試體的設計參數值詳表 1，其中試體的命名由五個項目組成，依序分別

包括：(1) B 代表握裹試體；(2) C 後之兩位數字表示混凝土設計抗壓強度，28、

47、70、85 與 10 分別代表 28、47、70、85 與 100 MPa；(3)Y 後兩位數字為鋼

筋降伏強度，42、55 與 69 分別代表 420、550 與 690 MPa；(4)S 後兩位數字為橫

向鋼筋的間距，15 與 75 代表間距為 150 與 75 mm；(5)D 後的小寫英文字母表

示伸展鋼筋表面節形，“e＂表示平行四邊形（或單斜）節形，“i＂表示鑽石（或

交叉）節形，如圖 3 所示。試體澆置混凝土時，20 組試體中 18 組採用圖 2 之位

置澆置混凝土，伸展鋼筋位於混凝土澆置的上部，以模擬含頂層鋼筋效應，其餘
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試體編號最後編碼為“BC＂之兩組試體，採用如圖 2 上下顛倒的位置（伸展鋼

筋位於混凝土下部）澆置混凝土，以排除頂層鋼筋效應。表 1 中之所列的參數分

別為： 𝑓
ᇱ為混凝土設計抗壓強度； 𝑓௬為伸展鋼筋的降伏強度；𝑑為伸展鋼筋的

標稱直徑，本研究均使用#10 鋼筋，鋼筋標稱直徑為 32 mm； 𝑅為伸展鋼筋表

面依實際量測求得之平均節高與平均節距比值，節高與節距是依據 CNS 560 標

準量測； 𝐶,௦與𝐶,௧為伸展鋼筋中心分別至混凝土側面與頂面外緣間的距離；𝑆௦

為橫向鋼筋間距； ሺ𝑐  𝐾௧ሻ/𝑑劈裂指數； 𝑙ௗ,ଵସ為依據 ACI 318-14 規定計算鋼

筋強度為𝑓௬所得之直線伸展長度； 𝑙ௗ,௧௦௧為試體實際配置之埋置長度，本研究採

用 450 與 600 mm 兩種埋置長度。 

試體之伸展鋼筋貫穿梁端試體 RC 部分全長，於伸展鋼筋的受力端及自由端

配置 PVC 塑膠管，以隔絕混凝土與鋼筋間之握裹行為。所有試體於伸展鋼筋受

力端配置 100 mm 長之 PVC 管，防止伸展鋼筋受拉時在拉側混凝土表面發生非

握裹預期的錐形破壞，以避免計入無效握裹長度，並於伸展鋼筋之自由端配置

PVC 塑膠管，調整試體的埋置長度𝑙ௗ,௧௦௧，如圖 2 所示。 

2.2 試驗裝置、加載與量測 

本研究之試驗裝置如圖 4 所示，圖中之 L 形反力構架為承受握裹試體之伸

展鋼筋受拉作用的反力裝置，於 L 形構架右側依序為兩對油壓千斤頂(Oil Jack)

與荷重計(Load Cell)位在伸展鋼筋水平兩側且等距配置，荷重計之一端為傳遞伸

展鋼筋受力之雙腹板型鋼，位於中央之伸展鋼筋的受力端部，以續接器轉換螺桿

穿過雙腹板反力型鋼，並以螺帽鎖固螺桿作為鋼筋施力的反力座。其中，兩側之

油壓千斤頂採用等壓力加載，為試驗加載的力源，以兩側荷重計為量測伸展鋼筋

的受力大小，試驗裝置實際情形詳圖 5 所示。 

本試驗採力量控制方式進行，利用配置於伸展鋼筋水平兩側的油壓千斤頂以

同步等壓推動雙腹板型鋼，對位於中央的伸展鋼筋施加單向拉力。試驗加載增量

以筋標稱降伏拉力強度𝑃௬為基準，每階段增加 0.05𝑃௬，如圖 6 所示，鋼筋所受拉

力量是由位於水平兩側千斤頂與雙腹板型鋼間的兩荷重計疊加而得。在伸展鋼筋

自由端端部配置 LVDT（位移計）量測鋼筋自由端的滑動位移量，詳圖 4 與圖 5。

當試體混凝土發生劈裂破壞伸展鋼筋受力迅速下降、伸展鋼筋與混凝土產生明顯

滑移而造成強度明顯衰減、或伸展鋼筋受力端接合元件發生非預期斷裂等狀況時，

實驗結束。 

三、試驗結果與討論 

本研究採用試驗當天之混凝土圓柱抗壓強度代表試體混凝土的實際抗壓強

度𝑓
ᇱ ，如表 2 所示，其中，試題製作時，相同混凝土設計強度之試體，採用同批

混凝土澆置，混凝土實際抗壓強度𝑓
ᇱ 結果列於表 2。以下均以混凝土實際抗壓強

度𝑓
ᇱ 作為計算伸展長度與正規化握裹應力的依據。由混凝土試驗當天抗壓試驗
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結果顯示，設計強度為 70 MPa 之混凝土，其實際抗壓強度𝑓
ᇱ 為 73.5 MPa 較為

接近設計強度；設計強度小於 70 MPa 之 28 與 49 MPa 混凝土，其實際抗壓強度

明顯高於設計強度；設計強度大於 70 MPa 之混凝土，其實際抗壓強度明顯低於

設計強度。 

3.1 強度與破壞模式 

各組試體的試驗強度與破壞模式等相關試驗資料，列於如表 3，其中，𝑃௧௦௧

為試體受拉最大力量。由表 3 中𝑃௧௦௧與𝑃௬ 比值顯示，除試體 BC28Y55S15De 與

BC28Y55S15Di 略小於 1.0 外，其餘試體均大於 1.0，最大可達 1.49。此試驗強度

結果並考量𝑙ௗ,௧௦௧/𝑙ௗ,ଵସ比值介於 0.47 至 0.78 間之筆值可知，當竹節鋼筋表面平

均節高與平均節距比不小於 0.09 且劈裂指數不小於 3.87 時，若在主筋斷筋的工

程應用下，以 ACI 318-14 或 ACI 318-19 不考慮鋼筋強度等級修正係數（即Ψ ൌ

1.0）之規定計算所得直線伸展長度應實屬相當保守。另統計試體破壞模式發現，

本試驗研究共發生四種破壞模式，包括：（a）混凝土劈裂（concrete splitting）、

（b）鋼筋斷裂（bar fracture）、（c）續接器斷裂（splice fracture）與（d）螺桿斷

裂（splice fracture），分別詳圖 7 (a)、(b) 、(c)與(d)。除試體 BC85Y55S75De、

BC10Y55S75De 及 BC10Y69S75De 鋼筋斷裂、試體 BC10Y55S75Di 續接器斷裂

與試體 BC10Y69S75De-BC 續接螺桿斷裂為非預期破壞外，其餘 15 組試體均如

預期發生混凝土劈裂破壞。探討前述 5 組發生非預期破壞的主要因素，可歸因於

高混凝土強度（高於 70 MPa）與高劈裂指數（ሺ𝑐  𝐾௧ሻ/𝑑）的貢獻，使得發展

的握裹強度遠大於依埋置長度𝑙ௗ,௧௦௧與𝑙ௗ,ଵସ比值（詳表 1）所折減的強度。此握裹

強度容量的大幅提升，造成試體 BC10Y55S75Di 續接器與試體 BC10Y69S75De-

BC 續接螺桿的材料強度無法匹配而破壞，另也導致其他三組試體之鋼筋於未包

覆混凝土段發生斷裂，其中研判試體 BC100Y69S75De 在鋼筋車牙之斷面幾何形

狀變化端部因應力集中效應造成斷裂，試體 BC85Y55S75De 與 BC100Y55S75De

在鋼筋母材因試驗強度超過鋼筋抗拉強度而斷斷裂。觀察此 5 組發生非預期破壞

試體的混凝土表面，其劈裂裂縫並未完全發展，推估試體若完全發展出混凝土劈

裂強度，應高於該試體列於表 3 之試驗強度。 

3.2 混凝土強度效應 

根據過去與現行之 ACI 與國內規範規定，由混凝土劈裂強度主控之鋼筋握

裹強度通常假設與ඥ𝑓
ᇱ成正比關係。然而，Darwin 等人的研究（Darwin et al. 1996）

認為ඥ𝑓
ᇱర 比傳統的ඥ𝑓

ᇱ能更佳地表現混凝土強度的發展與續接強度，故建議以

ඥ𝑓
ᇱర 表示混凝土強度的發展與續接強度。另外 Zsutty 於 1985 年提出以ඥ𝑓

ᇱయ 取代

ඥ𝑓
ᇱ表示混凝土強度的發展與續接強度（Zsutty 1985）。本研究採用 ASTM A944 

（ASTM 2010）建議的梁端試體與試驗裝置進行試驗，以獲得主筋斷筋條件下的

握裹強度發展，過去針對螺紋節鋼筋採用相同梁端試體之握裹試驗，進行試驗握

裹應力對ඥ𝑓
ᇱ、ඥ𝑓

ᇱయ 與ඥ𝑓
ᇱర 的回歸分析結果顯示，其線性回歸所得之決定係數
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（coefficient of determination）𝑅ଶ 值並無太大差異（紀凱甯，2018）。本文除採用

本研究 20 組梁端試體之握裹試驗結果外，並收集過去使用相同試驗方法的 32 組

試驗結果（紀凱甯等 2014，李伯達 2018，林克強等 2019），以此 52 組竹節鋼

筋握裹試體之握裹應力對ඥ𝑓
ᇱ、ඥ𝑓

ᇱయ 與ඥ𝑓
ᇱర 進行回歸分析。試體之試驗握裹應力

𝑢௧௦௧是根據均勻分布的握裹應力假設，以下式計算求得： 

 𝑢௧௦௧ ൌ
𝑃௧௦௧

𝜋𝑑𝑙ௗ,௧௦௧
                                        ሺ5ሻ 

其中，𝑙ௗ,௧௦௧、𝑑列於表 1，𝑃௧௦௧詳表 3。回歸分析結果詳圖 8 所示，圖中顯示，

三條線性回歸線所得之決定係數𝑅ଶ 值分別對應ඥ𝑓
ᇱ的 0.850、ඥ𝑓

ᇱయ 的 0.847 與ඥ𝑓
ᇱర

的 0.846，其中對應於ඥ𝑓
ᇱ的𝑅ଶ 值略高，但差異並不顯著，未發現ඥ𝑓

ᇱర 比傳統的

ඥ𝑓
ᇱ能更佳地表現混凝土強度對鋼筋搭接續接的強度發展，研判可能因本研究著

重於鋼筋斷筋的握裹性能，非以鋼筋搭接續接評估握裹性能有關。因此本研究仍

沿用現行規範採用ඥ𝑓
ᇱ的關係表示混凝土強度的效應。此三者高的決定係數𝑅ଶ 結

果也顯示，混凝土強度𝑓
ᇱ為影響鋼筋握裹強度的重要因素之一。 

3.3 劈裂指數效應 

根據國內現行混凝土結構設計規範（內政部營建署 2019）第 5.3.3 節與 ACI 

318-14 及-19（ACI 2014, 2019）第 25.4.2.4 節規定，計算鋼筋直線受拉伸展長度

公式（1）與（1a）時，其劈裂指數ሺ𝑐  𝐾௧ሻ/𝑑值不可大於 2.5，在該條文解說

中均說明，當劈裂指數大於 2.5 時，預期破壞模式會由劈裂破壞（splitting failure）

轉為拉拔破壞（pullout failure）。但從過去針對平均節高與平均節距比（相對節面

積比𝑅值）不小於 0.085 的竹節鋼筋，進行梁端試體握裹試驗的研究成果（紀凱

甯等 2014，李伯達 2018，林克強等 2019）顯示，當混凝土及橫向鋼筋所提供

的劈裂指數（ሺ𝑐  𝐾௧ሻ/𝑑）達 3.61 時，試體仍發生混凝土劈裂破壞，且握裹強

度仍隨劈裂指數的增加而提升。研判此劈裂破壞的發生與否可能與伸展鋼筋表面

節的𝑅值大小有關。根據 ASTM A706（ASTM 2015）與 CNS 560（CNS 2018）

的鋼筋混凝土用竹節鋼筋標準並未有節高與節距比值𝑅的最小限制要求，若依個

別的節高與節距規定，鋼筋的最小𝑅值可以達 0.07。經調查國內工程應用之鋼筋

的𝑅值結果發現，國內主要鋼筋製造商生產之鋼筋，其𝑅值多不低於 0.08。 

為確認高劈裂指數對鋼筋握裹強度發展與混凝土劈裂破壞發生的影響，本研

究延續李伯達（2018）研究成果，針對劈裂指數大於 3.61 之梁端試體進行鋼筋握

裹行為研究，本研究試體採用兩種劈裂指數，分別為 3.87 與 4.93，如表 1 所示。

由前述之試體破壞模式（表 3 與圖 7）顯示，劈裂指數達 4.93 之試題主要仍發生

劈裂破壞。由本研究 20 組加上過去 32 組之試體強度結果（紀凱甯等 2014，李

伯達 2018，林克強等 2019），以公式（5）計算獲得之𝑢௧௦௧除以ඥ𝑓
ᇱ，求得以混

凝土強度平方根正規化的握裹應力，以此正規化握裹應力評估劈裂指數效應。圖
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9 為 52 組試體的正規化握裹應力與劈裂指數關係圖，圖中顯示，當劈裂指數達

4.93 時，正規化混凝土效應後之握裹應力能仍有效提升，其握裹應力且隨者劈裂

指數約呈線性比例增加。 

3.4 握裹應力發展 

根據 ACI 318-19（ACI 2019）第 25.4.2.4 節受拉鋼筋伸展長度規定，較過去

版本增加Ψ鋼筋強度等級修正係數，詳公式（1a）所示，對應於 420 MPa (60 ksi)、

550 MPa (80 ksi)與 690 (100ksi) 降伏強度等級之鋼筋， Ψ分別為 1.0, 1.15與 1.3。

考量國內現階段之工程實務，一般高強度鋼筋均應用於梁、柱構件，且以應用大

號鋼筋為主。故本研究使用此三種降伏強度等級之鋼筋，分別對應 5 種混凝土抗

壓強度，實際混凝土抗壓強度分別為 43.9、63.5、73.5、79.1 與 91.1 MPa，如表

2 所示。以下分別以 2014 年與 2019 年版之 ACI 318 規範規定之伸展長度計算求

得的握裹應力進行比較。試驗所得之握裹應力 𝑢௧௦௧依公式（5）計算求得。試體

設計所對應之規範握裹應力可依公式（6）計算： 

 𝑢ௗ ൌ
𝑃௬

𝜋𝑑𝑙ௗ,ௗ
                       ሺ6ሻ 

同時定義握裹應力比𝑅௨為𝑢௧௦௧與𝑢ௗ,ௗ的比值，以下式求得。 

𝑅௨ ൌ
𝑢௧௦௧

 𝑢ௗ
                         ሺ7ሻ 

為評估規範對混凝土強度 70 MPa 上限或劈裂指數 2.5 上限限制的影響。

𝑙ௗ,ௗ分別採用 ACI 318-14 與-19 規範，並考量下列之混凝土強度與劈裂指數的

三種限制條件計算，混凝土強度與劈裂指數的三種限制條件分別為： 

（1）混凝土強度有 70 MPa 上限限制，劈裂指數有 2.5 上限限制，此符合規範限

制條件； 

（2）混凝土強度無 70 MPa 上限限制，劈裂指數有 2.5 上限限制； 

（3）混凝土強度無 70 MPa 上限限制，劈裂指數無 2.5 上限限制； 

以 ACI 318-14 與-19 規範分別依序對應上述限制條件計算而得之伸展長度分別

為𝑙ௗଵସ,、𝑙ௗଵସ,௨、𝑙ௗଵସ,௨、𝑙ௗଵଽ,、𝑙ௗଵଽ,௨與𝑙ௗଵଽ,௨，對應之握裹應力分別為

𝑢ଵସ,、𝑢ଵସ,௨、𝑢ଵସ,௨、𝑢ଵଽ,、𝑢ଵଽ,௨與𝑢ଵଽ,௨，以試驗埋置長度與規範伸展

長度之試驗握裹應力比分別為𝑅୳ଵସ,、𝑅୳ଵସ,௨、𝑅୳ଵସ,௨、𝑅୳ଵଽ,、𝑅୳ଵଽ,௨與

𝑅୳ଵଽ,௨，其中握裹應力比值亦可視為安全係數，當握裹應力比值愈接近 1.0 表示

該規範或限制條件的伸展長度模型愈準確，其值愈大代表該伸展長度模型越保守。

國內現行「混凝土結構設計規範」(內政部營建署 2019)有關竹節鋼筋直線受拉伸

展長度規定與 ACI 318-14 者大致相同，僅在橫向鋼筋指標𝐾௧略有不同(詳公式(3)
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與(3a))，若橫向圍束箍筋強度𝑓୷୲採用 420 MPa 時，則兩者的規定相同。本研究之

橫向圍束箍筋採用 SD 420 鋼筋，故 ACI 318-14 規範的結果即可代表國內現行

「混凝土結構設計規範」所得之結果，以下不再重複贅述。 

(a) 鋼筋強度等級𝚿𝒈的影響 

圖 10(a)與(b)為試驗握裹應力分別與 ACI 318-14 及-19 規範規定伸展長度(公

式(1)與(1a))計算所得握裹應力的比值，即𝑅௨ଵସ,與𝑅௨ଵଽ,，此結果顯示，對於

不同鋼筋強度等級，依 ACI 318-14 規範求得之試驗握裹應力比𝑅௨ଵସ,平均值介

於 1.72 至 2.4 之間，依 ACI 318-19 規範考量鋼筋強度等級修正係數Ψ規定求得

之試驗握裹應力比𝑅௨ଵଽ,介於 1.72 至 3.17 之間，比較兩結果顯示，不同鋼筋強

度等級之 𝑅௨ଵସ,平均值較為均勻，不隨鋼筋強度等級的提高而增加，使用 420、

550 與 690 強度等級之的鋼筋，平均安全係數分別為 1.72、1.89 與 2.40；但𝑅௨ଵଽ,

明顯隨著鋼筋強度等級修正係數Ψ的提高而增加(即保守程度亦隨之提高)，依序

對應於前述鋼筋強度等級，其平均安全係數分別為 1.72、2.17 與 3.17。因此，由

本研究採用梁端試體進行之握裹試驗結果顯示，欲使採用不同強度等級鋼筋以獲

得相同等級的握裹性能時，應無須如 ACI 318-19 規定的伸展長度公式中額外增

加考慮鋼筋強度等級修正係數Ψ的需要。另外由混凝土強度越大或劈裂指數越

大的試體強度發展發現，其試驗握裹強度發展有較為顯著的趨勢，此應與規範規

定之伸展長度對混凝土強度與劈裂指數的上限限制有關，詳以下的討論。 

(b) 混凝土強度𝑓
ᇱ的影響 

從表 1 試體設計參數表中可知，鋼筋強度等級 550 之試體分別配置五種混凝

土設計強度，分別包括 28、49、70、85 與 100 MPa，實際混凝土強度𝑓
ᇱ 分別為

43.9、63.5、73.5、79.1 與 91.1 MPa。由圖 10(a)中鋼筋強度等級為 550 之試體握

裹應力比值發現，混凝土強度的提高有助握裹應力的提升，但其中混凝土實際強

度為 79.1 的一組試體與 91.1 的兩組試體，如圖中有特別標示“ ”與“ ”符號者，

其握裹應力的提升並不如預期，如 3.1 節所述，此三組試體的破壞模式分別為鋼

筋斷裂與施力處之續接器破壞(詳表 3)，非發生混凝土劈裂破壞，推估此三組試

體的混凝土劈裂強度容量應高於表 3 之試驗強度。因此，混凝土劈裂的鋼筋握裹

強度容量應隨混凝土強度的增加而提高。基於此試驗結果的觀察，將 ACI 318-14

及-19 規範之伸展長度公式解除混凝土強度 70 MPa 上限，但維持劈裂指數 2.5 的

上限限制規定，重新計算試驗握裹應力比值，分別以𝑅௨ଵସ,௨與𝑅௨ଵଽ,௨表示，其

結果分別繪於圖 11(a)與(b)。由圖 11(b)中仍顯示，𝑅௨ଵଽ,௨明顯隨著鋼筋強度等

級修正係數Ψ的提高而增加(即安全係數隨之提高)，其平均安全係數分別為 1.70、

2.07 與 2.88。圖 11(a)是以 ACI 318-14 伸展長度公式，在不考慮 70 MPa 混凝土

上限限制下，計算所得的試驗握裹應力比𝑅௨ଵସ,௨，對於不同鋼筋強度等級的平

均試驗握裹應力比值分別為 1.70、1.80 與 2.20，與𝑅௨ଵସ,的平均值比較，有較

為一致的趨勢，其安全係數平均值最小為 1.70，此結果顯示，依據 ACI 318-14 伸
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展長度規定設計時，若混凝土強度無 70 MPa 上限限制，仍可獲得較為均勻且保

守的握裹應力結果，惟保守程度仍稍偏大。因此，建議 ACI 318-14 規範中直線

伸展長度設計規定的有效混凝土抗壓強度計算值，可由現行規定的 70 MPa 調高

至 100 MPa，此混凝土抗壓強度限制的開放仍可獲得保守的伸展長度設計值。 

(c) 劈裂指數ሺ𝑐  𝐾௧ሻ/𝑑的影響 

進一步同時解除 ACI 318-14 與-19 伸展長度設計規定之混凝土強度 70 MPa

與劈裂指數 2.5 的上限限制規定，計算求得試驗握裹應力比值分別為𝑅௨ଵସ,௨與

𝑅௨ଵଽ,௨，如圖 12(a)與(b)所示。圖 11(a)顯示，各鋼筋強度等級之𝑅௨ଵସ,௨平均值

分別為 1.10、1.05 與 1.12，大致相等，三者之平均值為 1.09。與前述𝑅௨ଵସ,௨對

應的平均值相較，其值有大幅往 1.0 移動的趨勢，且為大於 1.0 之保守側，顯示

劈裂指數ሺ𝑐  𝐾௧ሻ/𝑑上限值仍有調高的空間。此結果顯示，在無混凝土強度 70 

MPa 與劈裂指數 2.5 的上限限制下，ACI 318-14 之直線伸展長度模型可均勻且準

確地估計握裹應力，平均仍約為低估試驗值 10%。由此握裹應力分析結果顯示，

若將混凝土強度與劈裂指數上限分別提升至 100 MPa 與 5.0，ACI 318-14 之直線

伸展長度模型可獲得相當準確的握裹應力結果。對於 ACI 318-19 規範，其各鋼

筋強度等級之試驗握裹應力比𝑅௨ଵଽ,௨平均值，隨著鋼筋強度等級的提高而增加，

其平均值分別為鋼筋強度等級 420 的 1.10、550 的 1.21 與 690 的 1.46；若以鋼筋

強度等級 420 的試驗握裹應力比𝑅௨ଵଽ,௨平均值為基礎，鋼筋強度等級 550 與 690

的試驗握裹應力平均值分別為 1.1 與 1.33 倍，此比值與公式(1a)中的鋼筋強度等

級修正係數Ψ相符(鋼筋強度等級 550 與 690 對應之Ψ值分別為 1.15 與 1.3)。 

本研究的試驗握裹應力分析結果顯示，若將混凝土強度與劈裂指數上限條件

解除，ACI 318-14 之直線伸展長度模型仍可獲得相當準確的結果，且平均仍有約

10%的保守餘裕。因此本文建議，對於有橫向鋼筋提供圍束之構件，計算高強度

竹節鋼筋在臨界斷面處的斷筋伸展長度時，可使用 ACI 318-14 直線伸展長度公

式，惟混凝土強度與劈裂指數的上限限制分別可調高至 100 MPa 與 5.0，可獲得

準確的結果。另外，現行「高強度鋼筋混凝土結構設計手冊」(中華民國結構工程

學會，2017)建議，鋼筋的受拉伸展長度採用公式(1)計算，劈裂指數ሺ𝑐  𝐾௧ሻ/𝑑

維持 2.5 的上限限制，惟混凝土計算強度𝑓
ᇱ上限調高至 100 MPa，且鋼筋相對節

面積𝑅值建議不小於 0.10。從本研究採用相對節面積𝑅值不小於 0.09 之竹節鋼

筋的單向受拉握裹試驗結果顯示，在發展相同拉力強度的條件下，公式(1)所提供

的伸展長度約為實際伸展長度需求的 1.7 倍以上。此結果證實，「高強度鋼筋混

凝土結構設計手冊」有關鋼筋受拉伸展長度規定尚屬保守，且合理可行。 

四、結論與建議 

依據本研究之試驗與分析結果，主要的結論與建議歸納如下； 

1. 試驗結果顯示，本研究共發生四種破壞模式，包括：混凝土劈裂（concrete 
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splitting）、鋼筋斷裂（bar fracture）、續接器斷裂（splice fracture）與螺桿斷裂

（splice fracture），各試體之破壞模式列於表 3。在共 20 組的試體中，15 組

試體如設計預期發生混凝土劈裂破壞，5 組未發生預期的破壞模式，此顯示

未發生預期的破壞模式的 5 組試體，若以現行規範之混凝土劈裂評估鋼筋受

拉握裹強度時，預期造成混凝土劈裂的握裹強度應高於試驗強度。 

2. 由試驗破壞模式發現，劈裂指數達 4.93 之試體仍發生混凝土劈裂破壞。 

3. 由本研究與過去相關研究（紀凱甯等 2014，李伯達 2018，林克強等 2019）

共 52 組竹節鋼筋受拉握裹試體，進行握裹應力與混凝土強度𝑓
ᇱ回歸分析結果

顯示，握裹應力與ඥ𝑓
ᇱ、ඥ𝑓

ᇱయ 與ඥ𝑓
ᇱర 約呈線性正相關，其決定係數（coefficient 

of determination） 𝑅ଶ 值分別為ඥ𝑓
ᇱ的 0.850、ඥ𝑓

ᇱయ 的 0.847 與ඥ𝑓
ᇱర 的 0.846，其

差異有限，因此以ඥ𝑓
ᇱ評估鋼筋握裹強度或受拉伸展長度尚屬合理，此結果可

知，混凝土強度為影響鋼筋握裹性能最重要的參數之一，工程應用時若欲縮

短握裹長度，提高混凝土強度為可行且有效的手段。 

4. 本研究針對不同鋼筋強度等級與不同混凝土強度進行梁端試體握裹試驗，其

中竹節鋼筋之相對節面積𝑅值不小於 0.09，在鋼筋斷筋條件下之握裹應力分

析結果，可獲得以下的結論： 

(a) 鋼筋與混凝土間握裹的均勻分布(uniform distribution)假設仍可適用，若使

用不同強度等級鋼筋，而欲獲得相同等級之握裹性能，則 ACI 318-19 之

伸展長度公式(公式(1a))無須增加鋼筋強度等級修正係數Ψ (鋼筋降伏強

度 550 MPa 等級Ψ為 1,15，鋼筋降伏強度 690 MPa 等級Ψ為 1,30)，且對

於鋼筋降伏強度等級為 420、550 與 690 之安全係數，仍可分別達 1.72、

1.89 與 2.40。 

(b) 若將混凝土強度與劈裂指數上限解除的條件下，ACI 318-14 之直線伸展長

度模型仍可獲得相當準確的結果，且平均仍有約 10%的保守餘裕。因此，

對於有橫向鋼筋提供圍束之構件，計算臨界斷面強度之高強度竹節鋼筋的

斷筋伸展長度，可使用 ACI 318-14 直線伸展長度公式，惟建議混凝土強

度與劈裂指數的上限限制分別可調高至 100 MPa 與 5.0，並考量適當安全

係數。 

(c) 現行「高強度鋼筋混凝土結構設計手冊」(中華民國結構工程學會，2017)

建議，鋼筋的受拉伸展長度採用公式(1)計算，其劈裂指數ሺ𝑐  𝐾௧ሻ/𝑑維

持 2.5 的上限限制，將混凝土強度𝑓
ᇱ計算上限值調高至 100 MPa，且鋼筋

相對節面積𝑅值建議不小於 0.10 的規定，經本研究結果證實，在此限制

條件建議下，依公式(1)計算所得之竹節鋼筋的受拉伸展長度為實際伸展

長度需求的 1.7 倍以上。故以「高強度鋼筋混凝土結構設計手冊」有關鋼

筋受拉伸展長度規定應用於決定鋼筋斷筋之伸展長度屬保守可行。 
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表 1 試體設計參數一覽表 

Specimens 
𝑓

ᇱ 

(MPa) 

𝑓௬ 

(MPa) 

𝑑 

(mm)

𝑅 𝐶,௦

(mm)

𝐶,௧

(mm)

𝑆௦ 

(mm)

ሺ𝐶  𝐾௧ሻ

𝑑

𝑙ௗ,ଵସ 

(mm) 

𝑙ௗ,௧௦௧ 

(mm) 

𝑙ௗ,௧௦௧

𝑙ௗ,ଵସ

BC28Y42S15De 28 420 32 0.097 90 90 150 3.87 914  450 0.492

BC28Y55S15De 28 550 32 0.094 90 90 150 3.87 1197  600 0.501

BC28Y42S15Di 28 420 32 0.154 90 90 150 3.87 914  450 0.492

BC28Y55S15Di 28 550 32 0.133 90 90 150 3.87 1197  600 0.501

BC49Y42S15De 49 420 32 0.090 90 90 150 3.87 691  450 0.651

BC49Y55S15De 49 550 32 0.097 90 90 150 3.87 905  600 0.663

BC49Y42S15Di 49 420 32 0.145 90 90 150 3.87 691  450 0.651

BC49Y55S15Di 49 550 32 0.138 90 90 150 3.87 905  600 0.663

BC70Y42S15De 70 420 32 0.087 90 90 150 3.87 578  450 0.779

BC70Y55S15De 70 550 32 0.094 90 90 150 3.87 757  450 0.594

BC70Y42S15Di 70 420 32 0.134 90 90 150 3.87 578  450 0.779

BC70Y55S15Di 70 550 32 0.130 90 90 150 3.87 757  450 0.594

BC85Y55S75De 85 550 32 0.099 90 90 75 4.93 757  450 0.594

BC85Y69S75De 85 690 32 0.102 90 90 75 4.93 950  450 0.474

BC85Y55S75Di 85 550 32 0.121 90 90 75 4.93 757  450 0.594

BC85Y69S75De-BC 85 690 32 0.101 90 90 75 4.93 950  450 0.474

BC10Y55S75De 100 550 32 0.093 90 90 75 4.93 757  450 0.594

BC10Y69S75De 100 690 32 0.095 90 90 75 4.93 950  450 0.474

BC10Y55S75Di 100 550 32 0.136 90 90 75 4.93 757  450 0.594

BC10Y69S75De-BC 100 690 32 0.099 90 90 75 4.93 950  450 0.474

𝑓
ᇱ ：混凝土設計抗壓強度 𝑓௬ ：伸展鋼筋標稱降伏強度 

db ：伸展鋼筋直徑 𝑅 ：伸展鋼筋實際量測之平均節高與節

距比值 
𝐶,௦, 𝐶,௦ ：伸展鋼筋中心分別至混凝土側面與頂面外緣間距離 
Sୱ ：橫向鋼筋間距 
ሺ್ାೝሻ

ௗ್
 ：試體實際配置值 

𝑙ௗ,ଵସ ：根據 ACI 318-14 之lୢ,ଵସ規定計算，即𝑓
ᇱ  70 𝑀𝑃𝑎，ሺ𝐶  𝐾௧ሻ 𝑑⁄  2.5 

𝑙ௗ,௧௦௧ ：試體伸展鋼筋埋置長度 
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表 2 握裹試驗當天之混凝土圓柱試體抗壓試驗強度結果 

𝑓
ᇱ (MPa) 28 49 70 85  100 

𝑓
ᇱ  (MPa) 43.9 63.5 73.5 79.1 91.1 

 

 

表 3 試驗主要結果一覽表 

Specimens 
𝑓

ᇱ  

(MPa) 

𝑓௬ 

(MPa)

𝑑 

(mm)

𝑃௬ 

(kN) 

𝑃௧௦௧ 

(kN) 

𝑃௧௦௧

𝑃௬
 Failure Mode 

BC28Y42S15De 43.9 420 32 338 342 1.012 Concrete splitting 

BC28Y55S15De 43.9 550 32 442 421 0.952 Concrete splitting 

BC28Y42S15Di 43.9 420 32 338 339 1.003 Concrete splitting 

BC28Y55S15Di 43.9 550 32 442 427 0.966 Concrete splitting 

BC49Y42S15De 63.5 420 32 338 394 1.166 Concrete splitting 

BC49Y55S15De 63.5 550 32 442 509 1.152 Concrete splitting 

BC49Y42S15Di 63.5 420 32 338 427 1.263 Concrete splitting 

BC49Y55S15Di 63.5 550 32 442 552 1.249 Concrete splitting 

BC70Y42S15De 73.5 420 32 338 505 1.494 Concrete splitting 

BC70Y55S15De 73.5 550 32 442 476 1.077 Concrete splitting 

BC70Y42S15Di 73.5 420 32 338 448 1.325 Concrete splitting 

BC70Y55S15Di 73.5 550 32 442 457 1.034 Concrete splitting 

BC85Y55S75De 79.1 550 32 442 569 1.287 Bar fracture  

BC85Y69S75De 79.1 690 32 555 631 1.137 Concrete splitting 

BC85Y55S75Di 79.1 550 32 442 582 1.317 Concrete splitting 

BC85Y69S75De-BC 79.1 690 32 555 625 1.126 Concrete splitting 

BC100Y55S75De 91.1 550 32 442 583 1.319 Bar fracture  

BC100Y69S75De 91.1 690 32 555 641 1.155 Bar fracture  

BC100Y55S75Di 91.1 550 32 442 600 1.357 Splice fracture  

BC100Y69S75De-BC 91.1 690 32 555 640 1.153 Rod fracture  

𝑓
ᇱ  ：混凝土實際抗壓強度 𝑃௬ ：伸展鋼筋標稱降伏應力 

𝑃௬ ：伸展鋼筋標稱降伏強度 𝑃௧௦௧ ：試驗之最大握裹強度  
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         （a）鋼筋拉拔試驗    （b）梁端鋼筋錨定試體 

    （c）梁構件鋼筋錨定試驗   （d）梁構件鋼筋搭接試驗 

圖 1 鋼筋於混凝土直線握裹行為常用的試驗方法（ACI 408R-03） 

 

 

圖 2 試體尺寸圖 

 

100 mm 𝑙ௗ,௧௦௧ 
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(a) 平行四邊形 (b) 鑽石型 

圖 3 鋼筋表面為平行四邊形與鑽石型節形之竹節鋼筋 

 

 

 

圖 4 試驗裝置圖 

 

LVD

T
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圖 5 試驗裝置實際情形 

 

 

圖 6 試驗載重加載歷時 

 

 
(a) 混凝土劈裂 (b) 鋼筋斷裂 

 
(c) 續接器斷裂 (d) 螺桿斷裂 

圖 6 試體破壞模式 

LVDT 
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圖 8 握裹應力與不同混凝土強度指數回歸關係圖 

 

 

 

 

 

 

圖 9 正規化握裹應力與劈裂指數關係圖 
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(a) ACI 318-14         (b) ACI 318-19 

圖 10 ACI 318-14 與-19 規範在混凝土強度與劈裂指數上限限制下之握裹應力比 

 

  

(a) ACI 318-14         (b) ACI 318-19 

圖 11 ACI 318-14 與-19 規範考慮劈裂指數上限 2.5 限制，但無混凝土強度 70 MPa 上限

限制之握裹應力比 

 

   

(a) ACI 318-14         (b) ACI 318-19 

圖 10 ACI 318-14 與-19 規範不考慮劈裂指數 2.5 與混凝土強度 70 MPa 上限限制之握裹

應力比 


