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論文 外付けフレームを用いた耐震補強における接合部強度 
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要旨：既存 RC建物の外付け耐震補強における既存 RCフレーム－新設 RCフレーム間の接合部

に着目し，接合部強度，すなわちあと施工アンカーの本数をパラメータとした解析を行った。

その結果，外付け補強の場合でも，内付け補強の場合と同様に本数を算定すれば，十分である

という結果が得られた。またアンカーの配置は，せん断力の集中する場所に重点的に配置した

場合，等間隔に配置した場合に比べ高い補強効果が発揮された。 
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1. はじめに 

筆者等は昨年，既存 RC建物の外付け耐震補強に

おける既存 RCフレーム－新設 RCフレーム間の接

合部に着目し，接合部強度，すなわちあと施工アン

カーの本数をパラメータとした実験を行い 1)，以下

の知見を得た。 

(1) 既存鉄筋コンクリート造建築物の耐震改修設

計指針・同解説 2)(以下改修指針)に従って算定した

本数に， 3～4割の余裕をつけた場合，±1/25程度

の大変形においても接合部の顕著な破壊はみられ

なかった。 

(2)接合部のアンカー本数を改修指針 2)に従った場

合の 1/2 以下に低減しても，最大耐力は十分にアン

カーを配置した試験体と同様の結果が得られ，十分

な補強効果が発揮された。 

(3)アンカーの配置は，せん断力の集中する個所に

集中して配置することが望ましい。 

 しかしながら、接合部に必要とされる適切なあと

施工アンカー量，およびその適切な配置方法につい

ては明らかになっていない。 

本研究は、外付け耐震補強の場合に実際に必要と

されるあと施工アンカーの本数を明らかにするこ

とを目的に，補強骨組の弾塑性解析を行った。また，

あと施工アンカーの適切な配置についても検討を

行った。 

2 補強骨組のモデル化 

 まず，昨年行った実験結果 1)を再現することを目

的に，補強の対象となる既存 RCフレーム，補強フ

レーム，接合部を実験に用いた試験体 1)を基にモデ

ル化した。モデル化した骨組みの解析結果を実験値
1)と対応することを確認し、そのモデルを用いてア

ンカーの本数をパラメータとした解析を行う。モデ

ル化した補強骨組みの概念図を図－1に示す。 
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－1 補強骨組み概念図 

 

C フレーム 

モデル 

となる既存 RCフレームは，補強フレ

る際の接合部部材を配置する位置で

分割した。分割位置を図－2に示す。 

軸バネモデルとし，スケルトンカー
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ブは図－3に示すものを，履歴特性は試験体 1)の耐

力低下を忠実に再現することを目的に，図－4に示

すものを用いた。なお，実験 1)において既存フレー

ムは曲げ破壊であったため，曲げのみを考慮するこ

ととした。既存フレーム諸元を表－1に示す。 

  柱・梁共にヤング係数は昨年の実験時の材料試験

結果 1)を用いた。ひび割れモーメント Mc及び降伏

モーメント My は，「鉄筋コンクリート構造計算基

準・同解説」3)のひび割れモーメント，及び柱の終

局強度略算式を用い，材料試験結果 1)を用いて算定

した。降伏後の剛性は弾性剛性の 1%とした。 

また，柱・梁の分割により，分割された部分がそ

れぞれの部材と認識されるため，内法の小さな部材

となる。そのため，曲げひび割れ発生後の剛性低下

係数αはM/QD≦2.0の場合の式(1)4)を用いた。 
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図－2 分割位置（太線部は剛域） 

 

 

 

 

 

 

図－3 既存フレームスケルトンカーブ 

 

表－1 既存フレーム諸元 

 
E 

(Gpa) 

I 

(m4) 

Mc 

(kNm) 

My 

(kNm) 
α β 

r 

(m) 

柱 0.000134 9.97 28.29 0.055 0.01 0.15 

梁 
13.69 

0.004577 38.43 76.71 0.075 0.01 0.10 

E:ヤング係数，I:断面 2次モーメント，r:剛域長さ 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図－4 既存フレーム履歴特性 

 

 2.1.2 既存骨組の実験値との対応 

 解析結果と実験値 1)との比較を図－5に示す。解

析結果と実験値 1)は概ねよい対応を示している。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図－5 既存フレーム解析結果 

 

2.2 補強フレーム 

2.2.1 解析モデル 

補強フレームは，新設 RCフレーム・鉄骨枠・ブ

レースからなる。試験体 1)では，新設 RCフレーム

と鉄骨枠は頭付きスタッドを介して接続されてい

るが，新設フレームの耐力は RCフレームと鉄骨枠

の耐力の単純和より大きい不完全合成（新設 RCと

鉄骨枠間の滑りを考慮した耐力）となり，ある程度

一体となった性状を示していた。そのため，解析で

は一体の部材(新設RCフレーム+鉄骨枠の新設フレ

ーム)にモデル化した。 
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図 6 ブレース軸履歴特性 図 8 接合部材履歴特性 図 7ブレース曲げ変形履歴特性 
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 (1)新設フレーム 

 新設フレームにおいても，分割位置，スケルトン

カーブ及び履歴特性は既存 RC フレームと同様に

図－2，3，4に示すものを用いた。 

 試験体 1)の新設フレームの損傷過程は，新設 RC

フレーム，鉄骨枠のそれぞれの耐力を考慮すると，

【RC 部曲げひび割れ発生→RC 部曲げ降伏→鉄骨

枠曲げ降伏】となるが，解析ソフトの制約を考慮し

て，新設フレームの初期剛性として，RC部に曲げ

ひび割れが発生した後の剛性を用いた〈式(2)〉。 

)2(12
30 　　　・α 部新設新設 RCh
EIK =  

α新設 RC部：式(1)により算定した新設 RC部の曲げひび割れ発 

生後の剛性低下係数 

 ここで，ヤング係数 Eは実験時の材料試験 1)にお

ける新設部コンクリートのヤング係数とし，断面二

次モーメント Iは RC部中立軸における RC部と鉄

骨枠の等価断面二次モーメントを用いた。 

 剛性低下一点目の耐力My1（図－3のMc）は，新

設 RC部が降伏した変位における，新設 RC部と鉄

骨枠の耐力の合計とした。また，RC部降伏後は鉄

骨枠の剛性・耐力が支配的になると考え，新設フレ

ームの剛性低下後の剛性として式(3)を用いた。 

)3(0 　　　・
新設

鉄骨枠
新設新設剛性低下後 I

I
KK =  

I 鉄骨枠：RC部中立軸における鉄骨枠の断面２次モーメント 

I 新設：RC部中立軸における等価断面２次モーメント 

剛性低下二点目の耐力My2（図－3のMy）は，新

設 RC部降伏耐力と鉄骨枠降伏耐力の合計とした。 

 降伏後剛性βは K0新設に対して 1%とした。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

新設フレームの諸元を表－2に示す。 

 

表－2 新設フレーム諸元 

 
E 

(Gpa) 

I 

(m4) 

Mc 

(kNm) 

My 

(kNm) 
α β 

r 

(m) 

柱 1.06 15.63 17.04 0.15 

梁 1.37 
0.00027 

25.01 35.83 
0.68 0.02 

0.10 

E:ヤング係数，I:断面 2次モーメント，r:剛域長さ 

 

(2)ブレース 

 ブレース部の軸変形に対する履歴特性を図－6

に示す。試験体 1)のブレースには摩擦型の制震装置
5)を用いており，この履歴特性を用いた。軸変形に

対するヤング係数は実験時の材料試験 1)における

ブレース材の値を，断面積はブレース材の断面積を

用いた。滑り出しの耐力 Fy は，要素実験 1)の値を

参考に，200kNとした。 

ブレース部の曲げに対する履歴特性を図－7 に

示す。ヤング係数として材料試験時 1)のガセットプ

レートの値を，断面二次モーメントはガセットプレ

ート最狭部の値を用いた。降値伏耐力Myに関して

もガセットプレート最狭部の値を用いた。 

ブレース諸元を表－3に示す。 

 

表－3 ブレース諸元 

 
ヤング係数

(Gpa) 

A(m2) 

I(m4) 

My 

(kNm) 
β 

軸 210 0.001899 200 0 

曲げ 210 1.44×10-9 0.67 0.02 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

-1575-



 

 

-2 -1 0 1 2
-600

-400

-200

0

200

400

600

R(%)

Q
 (k

N
)

　解析結果
　実験結果

-2 -1 0 1 2
-600

-400

-200

0

200

400

600

R(%)

Q
 (k

N
)

　解析結果　解析結果　解析結果　解析結果
　実験結果　実験結果　実験結果　実験結果

-2

-1

0

1

2

R
(%

)

140 140 140 70 70 70 70 210 280 210

17
5

14
0

14
0

14
0

14
0

14
0

17
5

24
5

21
0

21
0

21
0

17
5

10
50

1400

　非破壊型
（全て２段）

破壊型

サイクル→ 

(3)接合部 

 接合部は，曲げに対する剛性を可能な限り高くし

てせん断のみに抵抗する線材にモデル化した。 

 接合部材の耐力は，マトックの直接せん断強度
6)から応力集中などを考えてコンクリートの項を

低減（分割の程度が荒く，分割範囲内での応力が一

定でないと考えられるため）した式(4)により算定

した。式(4)の第一項は接合鉄筋（アンカー筋が相

当する）によって発生する摩擦力を示し，第二項は

コンクリートの負担項である。Tya はあと施工アン

カーの降伏時の引張力であり，これが接合面に作用

する圧縮力の最大値と考え，摩擦係数 0.8として第

一項が得られる（naはアンカー本数）。 

)(18.0 NnTQ ayaya 　　・コンクリート接触面積　・・ +=  (4) 

 接合部材は図－2に示す分割位置に配置し，分割

位置にアンカーが配置されない場合は第二項の耐

力のみとした。接合部材の履歴特性を図－8に示す。 

 また，接合部材の初期剛性は，昨年の実験時 1)

の接合面の初期剛性を用い，29203kN/mmとした。 

 

 2.2.2 補強骨組の実験値との対応 

(1)接合部非破壊型 

 接合部非破壊型モデルのアンカー配置位置を図

9に示す。また，解析結果と実験値 1)の比較を図－

10に示す。実験値と解析結果は概ねよく対応した。 

(2)接合部破壊型 

 接合部破壊型モデルのアンカー配置図を図－9

に示す。また，実験値 1)と解析結果の比較を図－11

に，解析における既存及び新設フレームの変位の推

移を図 12 に示す。解析結果は実験値 1)と比較して

耐力低下の割合は低いものの概ね対応しており，部 

 

 

 

 

 

 

 

 

図－9 アンカー配置図 

材角-1%第二サイクルピーク時に新設－既存フレ

ーム間のずれ・離れが急激に大きくなり，その後新

設フレームは既存フレームの変形に追従できなく 

なったという実験結果を再現している。 

 接合面は，まずコンクリート部（式 4の第二項が

該当）が降伏し，その分の耐力をアンカー負担分（式

4の第一項）で負担しきれなくなり破壊に至る。 

また，梁の接合面が破壊に至るとフレームが大幅

に耐力低下し，その直後に柱の接合面も破壊に至っ

た。この結果も実験結果と整合している。 

 

 

 

 

 

 

 

図－10 接合部非破壊型解析結果 

 

 

 

 

 

 

 

図－11 接合部破壊型解析結果 

 

 

 

 

 

 

図－12 既存・新設フレーム変位推移 

 

3 アンカー本数及び配置に関する検討 

上記接合部モデルを用い，あと施工アンカー本数

及び配置をパラメータとした解析を行った。 

 

 3.1 柱・梁の配置のバランス 

 (1) 梁が剛強な場合 

　既存フレーム　既存フレーム　既存フレーム　既存フレーム
　新設フレーム　新設フレーム　新設フレーム　新設フレーム
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梁に十分にアンカーを配置し（接合部非破壊型の

配置・本数）柱にアンカーを配置しない場合の解析

結果と，柱に十分にアンカーを配置し（接合部非破

壊型の配置・本数）梁にアンカーの少ない場合（接

合部破壊型の配置・本数）の解析結果の，既存及び

新設フレームの変位推移の比較を図－13 に，荷重

変形関係の比較を図－14に示す。図－13より，梁

に十分アンカーを配置すれば，大変形時にも新設フ

レームが既存フレームの変形に追従しており，十分

な靭性を伴った補強効果が得られるのに対して，柱

に十分にアンカーを配置しても梁にアンカーが少

なければ，大変形時に新設フレームが既存フレーム

の変形に追従せず，それに伴い耐力低下が起こり，

十分な補強効果が得られないことが分かる。 

 (2)梁が剛強でない場合 

 実験を再現した既存フレームの梁は，スタブの影

響を考慮して剛強となっているが，既存フレームの

梁が剛強でない場合についても検討した。 

 梁の諸元を表 4に，荷重変形関係の比較を図－15

に示す。アンカーの本数及び配置は，(1)と同様の

もので比較した。この場合も同様に梁に十分アンカ

ーを配置することが重要であることがわかる。 

 

表－4 梁諸元（剛強でない場合） 

 
E 

(Gpa) 

I 

(m4) 

Mc 

(kNm) 

My 

(kNm) 
α β 

r 

(m) 

梁 1.37 0.00045 8.19 35.41 0.024 0.01 0.10 

 

 3.2 必要なアンカー本数 

 (1)柱アンカーなしの場合 

 前章より，柱にアンカーを配置しなくても梁に十

分にアンカーを配置すれば靭性を伴った補強効果

が得られるという結果が得られたため，柱にアンカ

ーを配置しない場合に梁のアンカー本数をパラメ

ータとした解析を行い，柱にアンカーがない場合に

梁に必要とされるアンカーの本数を検討した。 

 梁のアンカー本数が 7本（接合部破壊型），11本，

15本及び 17本の場合の既存・新設フレームの変位

推移を図－16に，荷重変形関係を図－17に示す。

各本数とも梁全体にまんべんなく配置した。本数を  

 

 

 

 

 

図－13 新設フレーム変位推移の比較 

 

 

 

 

 

 

 

図－14 荷重変形関係の比較 

 

 

 

 

 

 

 

図－15 荷重関係の比較（梁が剛でない場合） 

 

増やすと徐々に補強効果が高まり，17 本で部材角

±2%程度の大変形においても新設フレームが既存

フレームの変形に追従し，十分に補強効果が発揮さ

れている。柱にアンカーを配置しない場合，梁に必

要とされる本数は 17本となる。 

 なお，梁が剛強でない場合も必要な本数は同様に

17本となった。 

 (2)柱アンカーありの場合 

 梁のアンカー本数が 14～17本の場合に，部材角

±2%程度の大変形においても十分に補強効果が発

揮されるために必要とされる柱のアンカー本数を

表－5に示す。アンカー量を決める際，梁に十分な

本数を配置することが効果的であることがわかる。 

 

表－5 必要柱アンカー本数 

梁（本） 17 16 15 14
柱（本） 0 1 3 16
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図－16 梁本数による変位推移の比較 

 

 

 

 

 

 

 

 

図－17 梁本数による荷重関係関係の比較 

 

(3)解析結果の検討 

本補強骨組みモデルに必要とされるアンカー本

数を，内付け補強の場合と同様に耐震改修指針に従

い算定すると，梁 19本・柱 16本となる。柱にアン

カーを配置しない場合でも，耐震改修指針に従い内

付け補強の場合と同様に本数を算定すれば十分な

靭性を伴った補強効果が得られると考えられる。 

 

 3.3 アンカー配置に関する検討 

 あと施工アンカーの配置により，接合面の負担で

きる耐力には差が生じると考えられる。そのため，

あと施工アンカーの配置をパラメータとした解析

を行った。梁のみの配置とし，本数は 15本で，配

置は等間隔の場合，図－18 に示す中央に集中した

場合，及び端に集中した場合について検討した。各

配置における荷重変形関係を図－19に示す。 

 本モデルは，K型ブレースを用いているため，上

梁中央のブレース接点部に大きなせん断力が加わ

るが，その部分にアンカーを集中配置した中央集中

型は，端部集中型・まんべんなく配置型に比べ高い

補強効果を発揮した。しかしながら，端に集中配置

した場合はまんべんなく配置した場合と比べ，若干

低い補強効果を示した。他の本数においても同様の

傾向が見られ，せん断力の集中する個所にアンカー

を集中配置することは効果的であるといえる。 

  

 

 

 

図－18 中央集中型 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図－19 配置による比較 

 4.まとめ 

 昨年の実験 1)を基にモデル化した接合部部材，す

なわちあと施工アンカーの本数，及び配置をパラメ

ータとした解析を行った結果，実験時 1)の試験体の

場合，接合面に必要とされるアンカー本数は，改修

指針 2)に従い，内付け補強の場合と同様に本数を算

定すれば，十分であったことがわかった。 
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