
1.序

　山川らはコンクリートブロック(以下CBと略称)壁にお

ける強度・靭性型の補強法として,極厚無筋壁補強法を適

用した場合による補強法を既に提案している1)。これによ

り脆性的なせん断破壊が防がれCB壁を曲げ壁へ変換可能

となったが,極厚無筋壁補強法を適用した場合では補強壁

厚が側柱幅と同じ厚さとなるため,せん断強度が過大とな

る。また,多量の増打ちコンクリートの使用に伴う補強壁

重量の増大も懸念される。そのため本研究では，増打ちコ

ンクリート量を半分に低減し，補強コンクリート壁厚の

スリム化を行い，長方形断面を確保するため，増打ちコン

クリートを低減した分をポリスチレンフォームで代替可

能か検討を行った。また，従来の極厚無筋壁補強法では，

両側柱をコ形鋼板で囲い込み横拘束を行うが，実施工の

際に補強対象となるCB壁両隣の条件により，側柱にコ形

鋼板を使用できないケースが生じることが予想される。

　そのため，コ形鋼板に代え壁部分補強鋼板を側柱外側

まで延長することにより，コ形鋼板に代わる拘束方法の

検討を併せて行った。以上のことを踏まえ，補強壁厚のス

リム化を行いコ形鋼板で側柱を拘束した場合と壁補強鋼

板を延長することで側柱を拘束した場合の試験体をそれ

ぞれ製作し，既発表の試験体と比較検討を行い，設計強度

の適切化及び補強の一般化に向け検証を行った。

2.実験概要及び補強計画

　図-1に試験体詳細及び CB詳細を示す。試験体は実大

の約 3分の 1を想定した。まず,先積みによる 10× 13段

のCB壁を設置し,175mm正方形断面柱(M/VD=2.5)と120

× 250mmの梁(M/VD=2.6)から成るRCフレームで囲い,

既存CB壁とした。RCフレームの柱部分は最小帯筋比が

規定を満たさないせん断柱である。

　試験方法は図-2に示す実験装置により,試験体側柱に
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D10 71 355 0.17 201
D13 127 359 0.20 179

壁筋及び帯筋 3.7f 11 617 - 188
帯筋及びあばら筋 D6 32 449 0.29 153
あと施工アンカー M16 153 245 - -

PC鋼棒 13f 133 1200 0.60 200
t=2.3mm - 358 0.16 218
t=3.2mm - 306 0.15 203

主筋

鋼板

a:断面積，sy:降伏点強度，ey:降伏点歪，Es:ヤング係数

表-1　鋼材の力学的性質

図-1 CB壁躯体部分及びCB詳細(mm)

図-2　軸力載荷及び水平加力装置

①試験体
②鉛直加力用アクチュエーター
③鉛直反力用フレーム
④水平加力ジャッキ
⑤カウンターバランス
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軸力比0.2の一定鉛直荷重の載荷をそれぞれ行い,正負繰

り返し水平加力実験を行った。試験体は下スタブから梁

中心軸までの高さが 1 ,000mm であるため , 水平変位

d=10mmで層間変形角R=1.0%に相当し,柱梁接合部中心

(計4ヵ所)における変位の平均値を層間変形角として水平

加力の制御を行った。実験における加力サイクルは,層間

変形角 R=± 0.125,± 0.25%を各 1回,次に 0.25%ずつの

増分で± 0.5,± 0.75,± 1.0%,更に 0.5% の増分で± 1.5,

±2.0,±2.5,±3.0%を各2回ずつ加力した。その後は1.0%

の増分で± 4.0,± 5.0%を各1回ずつ加力を行った。なお

層間変形角の算定に用いた水平変位には，試験体脚部の

滑り変位dslipも含まれる。また，本論では試験体スタブ部

分における鋼材の引き抜き等は考慮していない。

　図-3に試験体詳細,表-2に試験体躯体強度及びCBプ

リズム強度,増打ちコンクリート強度を示す。また,表-

3にRC躯体部分のコンクリート調合表を試験体別に示す。

　試験体 R06W-B0 は,無補強の既存 CB 壁の基準試験体

である。補強試験体 R07W-BS は ,R06W-B0 と同様の CB

壁を鋼板及びコ形鋼板で囲い込み,内部を側柱幅までコン

クリートの増打ちによる極厚無筋壁補強を施した試験体

である。増打ちによる補強壁の脚部に,あと施工アンカー

としてM16のSS400鋼を計14本配した。アンカー筋は引

き抜きによる曲げ強度に寄与しないよう,ビニールテープ

を巻きつけグリースを塗布し，コンクリートとの付着を

切った。R06W-B0及びR07W-BSは既発表の試験体である

が,比較検討のためここに再掲する1)。補強試験体R08W-

BFは,CB 壁外側を R07W-BSと同じ状態で鋼板で囲い込

み，CB壁を挟んだ片側のみをコンクリートによる増打ち

を行い,増打ちによる補強壁厚をスリム化した試験体であ

る。増打ちを行わない側には,充填材としてポリスチレン

フォーム(厚さ方向の垂直ひずみ5%時のヤング率4MPa)

を組み込んだ。これは外部横補強材として用いる鋼板を,

側柱とCB壁のディティールに合わせ,複雑な形状に加工

することを避け,施工面での簡易化を図ることを意図し

た。なお，増打ち壁脚部にあと施工アンカーとしてグリー

スのみを塗布したPC鋼棒13fを計10本配した。補強試験

体R09W-BFwはR08W-BFと同様，補強壁厚のスリム化を

行った試験体であるが,R07W-BS及びR08W-BFでは両試

験体側柱をコ形鋼板で巻きたてて拘束したのに対し，

R09W-BFw ではスパン内の補強鋼板を試験体外側まで延

長し,鋼板と増打ちコンクリート及び連結用PC鋼棒から

成る接合部を設けることで，既存側柱を鋼板で挟み込む

ように横拘束した。また，他の補強試験体は柱頭部におけ

るパンチングシア破壊を防止するため,梁部分全体を鋼板

(t=2.3mm)による補強を行ったが,この試験体ではどの程

度まで補強の簡素化が可能かを調べるため,梁端部のみ鋼

板 (t=3.2mm)による補強を行った。なお，壁脚部はR08W-

BFと同じ状態であと施工アンカーを配した。

3.実験結果及び考察

3.1 水平耐力及び変形関係

　図-4に水平耐力V-層間変形角R関係及び梁部材角Rb-

層間変形角R関係,実験終了後のひび割れ状況を示す。な

お,ひび割れ状況は実験終了後に,補強鋼板を取り外した

状態の破壊性状であり ,R08W-BF及び R09W-BFw につい

ては,既存CB壁面と増打ちによる補強壁面となる。

　既存CB壁の基準試験体R06W-B0は,R=0.125%時でCB

壁にせん断ひび割れを生じた。その後,R=0.5%サイクル

中のR=0.3%時において最大耐力272kNとなった。R=0.5%

の2度目のサイクルピーク時では水平耐力が正負共に最大

表-2　試験体コンクリート強度(MPa)

R06W-B0
R07W-BS
R08W-BF

躯体強度 増打ち
コンクリート強度

CBプリズム強度

11.9
10.1
17.3

26.7
22.7
18.3

-
29.6
33.6

R09W-BFw 17.818.9 29.6

表-3　試験体躯体部分コンクリート調合表

R06W-B0
R07W-BS
R08W-BF

C W

274
248

227R09W-BFw

図-3　基準CB壁及び各補強試験体詳細(mm)
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R06W-B0 R09W-BFwR08W-BFR07W-BS

耐力の半分以下に低下した。この試験体における最終破

壊性状は,壁面でのせん断による滑り破壊となっている。

　補強試験体R07W-BSは,R=0.5%時に柱脚部に曲げひび

割れが確認された。その後 R=1.0% 時に正側の最大耐力

634kN を迎え,R=-2.5% 時に最大耐力 642kN を記録した。

R=3.0%より側柱主筋が破断し始めたため,R=4.0%で実験

を終了した。実験開始から梁部材角Rbは,層間変形角に

対し,約50%程度で推移しているが,R=3.0%以降急激に

梁部材角の増加がみられた。図-4にみられるように最終

破壊性状は壁中央部のせん断による破壊が防がれ,壁脚部

に破壊が集中し全体曲げ回転壁となった。

　補強試験体 R08W-BFは,R=0.5% のサイクル中 R=0.3%

時に最大耐力622kNを記録した。このサイクル中では，試

験体内部より大きな音が確認されており,この時に壁面に

せん断ひび割れが生じたとみられる。最大耐力後,一時的

に耐力が下がるものの,最大耐力の 80%を下回ることな

く安定的な挙動を示した。R=4.0%のサイクル中において

R=3.0%以降から側柱主筋が破断し始め,実験の終了する

まで柱部分外側における主筋のほとんどが破断した。最

終破壊性状は壁中央部にせん断ひび割れを生じているが,

全体的に壁脚部及び既存柱脚部に破壊が集中した。なお,

既存CBと増打ちによる補強壁部分で図-4にみられるよ

うに損傷に大きな差はみられない。

　補強試験体 R0 9W-BFw は , R= 0. 5% のサイクル中

R=0.35% 時に最大耐力 651kN となった。この試験体にお

いても最大耐力後の挙動は安定し , 最終破壊性状は

R08W-BFと同様に壁中央のせん断ひび割れ及び壁脚部集

中の破壊性状となった。壁脚部及び柱脚部の損傷は激し

いが,コ形鋼板を用いた場合と比較して特に差はみられず

躯体脚部の損傷に対する補強効果でコ形鋼板を用いた場

合と差は無いと考えられる。なお,R08W-BFは梁部分全体

で鋼板による補強を行ったのに対し,R09W-BFwは梁端部

のみの補強に留めたが,今回は壁脚部に破壊が集中し,柱

梁接合部及び梁部分に大きな損傷等は無いため,CB壁に

おいて梁部分に関してはR09W-BFwと同程度の補強量で

十分と考えられる。V-R 関係から R08W-BFと R09W-BFw

の最大耐力時で同様の挙動を示し,この2体を比較する限

り最大耐力に対して,外部横補強の違いによる影響はみら

れない。梁部材角はR07W-BS程の増加は生じていないが

最大耐力後，加力時に引張側柱周辺の曲げひび割れが拡

大する等,曲げ壁のような挙動がみられた。

3.2 鋼板負担せん断力

　図-5に示す位置に貼り付けた三軸ひずみゲージから，

以下の式(1)により求めた最大耐力時サイクルにおける梁

部分での鋼板 1枚分のせん断力を図-6に示す。

(1)

　なお，グラフ中の破線は実験中における鋼板の推移を

示し，実線はその平均値を示している。最大耐力時におけ

る鋼板1枚あたりの平均せん断力より求めた梁補強鋼板全

体の負担せん断力は，R07W-BS で約 28kN，R08W-BFで

図-4　水平耐力V-層間変形角R関係及び梁部材角Rb-層間変形角R関係，実験終了後ひび割れ状況
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は約 63kN，R09W-BFw では約 44kN と推定される。スリ

ム化を行った試験体では，R08W-BFは梁全体を鋼板によ

る補強を行ったのに対し，R09W-BFw は梁端部のみの補

強に留めたが，梁部分における負担せん断力に大きな差

はみられなかった。しかし，試験体両側で異なる値を示す

試験体も確認され，鋼板の負担せん断力は必ずしも一様

でない。なお，最大耐力に対する梁鋼板全体の負担せん断

力はR07W-BSで約5%，R08W-BFでは約10%，R09W-BFw

では約 7%となっている。

3.3 試験体脚部滑り

　図-7に示す位置において，補強試験体壁脚部の滑り変

位の測定を行った。図-8に各補強試験体の滑り変位dslip-

層間変形角R関係をそれぞれ示す。なお,グラフ中の破線

は滑り変位を層間変形角に置き換えた場合,層間変形角に

対し50%であることを示す。R07W-BSにおける各ピーク

時での層間変形角に対する滑り量は ,加力開始から 50%

前後で推移し，R=1.5%時正負両側共に63%となった。全

体的な滑り量はR=1.5%をピークに減少に転じた。最大耐

力後の3.0%以降から滑り量の急激な減少がみられ，図-4

の梁部材角-層間変形角関係においても,3.0%以降から梁

部材角が増加していることから,3.0%以降で壁体全体に

曲げ回転挙動が顕著となり相対的に滑り量が低下したと

みられる。R08W-BF では , 負側で R=-1.5% 時 , 正側で

R=2.5% 時に 50%を上回り，R=4.0%時に正側における最

大 60%,R=-4.0% で最大 76% となった。R09W-BFw では,

加力開始から層間変形角の 30%で推移し,1.0%のピーク

時まで正負共に 50%以下となっている。その後滑り量は

増加を続け,正側で最大57%，負側で最大81%となった。

R08W-BF及びR09W-BFwは，同じ状態で壁脚部にあと施

工アンカーを施しているが，最大耐力後の壁脚部におけ

るコンクリートの破壊が進行し，相対的に補強壁のコン

クリート強度が低下したため，アンカー筋に対する支圧

強度が低下しアンカー筋の効果が弱まったと推測される。

また，R08W-BFに比べR09W-BFwの負側の滑り量は大き

いが，側柱周辺の補強の違いによる影響とは考え難い。

3.4 壁縦筋・アンカー筋ひずみ量

　図-7に示す位置において壁縦筋及びアンカー筋にひず

みゲージを貼付け，ひずみの変化の測定を行った。その結

果を図-9,図-10にそれぞれ示す。なお，グラフはR08W-

B F 及び R 0 9 W- B Fw が最大耐力を記録したサイクル

(R=0.5%)での壁縦筋及びアンカー筋のひずみの変化を示

しており，壁縦筋についてはCB壁中央部における壁筋の

ひずみを測定し,アンカー筋については,測定時に圧縮側

柱付近となった。両試験体共に最大耐力時前後において,
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壁筋に急激なひずみの増加がみられた。これは，最大耐力

時に壁板にせん断ひび割れが生じ，せん断ひび割れが開

くことにより,コンクリートに加わる力の負担分が弱まり

相対的に壁筋の負担量が増加したため,急激なひずみの増

加が生じたと推測される。アンカー筋については,補強の

際にグリースを塗布し付着を切ったが，加力中にアン

カー筋のひずみが確認された。しかし，両試験体共に最大

耐力直前でひずみの急激な減少がみられ，せん断損傷に

よるコンクリート破壊が壁脚部にまで達し，アンカー筋

の付着強度が低下するとともに，アンカー筋に対するコ

ンクリートの支圧強度が弱まり，ひずみの減少が生じた

と推測される。

4.強度評価式及び靭性指標の検討

4.1 最大耐力値及び強度計算値

　本論における試験体について，各評価式により耐力評

価を試みた。その結果を図-11に実験における最大耐力値

と併せて示す。なお，CB壁基準試験体R06W-B0に関して

は，通常の耐震壁と同様に強度を算定した。

　曲げ強度 wMmu は AIJ 靭性指針式 2) より評価を行った。

(2)

　ここに，wMmu:曲げ強度，ag:引張側柱主筋全断面積，

sy:柱主筋の降伏点強度，Lw:両側柱中心間距離，aw:壁縦

筋断面積，wsy:壁筋の降伏点強度，N:全軸力

　せん断強度 Vu は AIJ 靭性指針式及び wQsu は修正荒川

mean式 3)を用いて評価を行った。

　AIJ 靭性指針式より

(3)

　ここに，Vu:AIJ靭性指針式によるせん断強度，b:トラ

スによるせん断強度の負担比，n:コンクリート圧縮強度

の有効係数 (n=0.7-sB/200)，sB:躯体シリンダー圧縮強度，

tw:増設壁厚，lwa:アーチ機構の等価壁長さ，q:アーチ機

構の圧縮束の角度，lwb:トラス機構の等価壁長さ，pw:既

存壁せん断補強筋比

　修正荒川 mean式より

　　　

(4)

　ここに，wQsu:修正荒川 mean 式によるせん断強度，pt:

等価引張鉄筋比，Dw:補強壁全長，ps:等価横筋比,s0:軸

方向応力度，be:等価長方形断面幅，j:応力中心間距離　

j=7/8(Dw-D/2)，D:側柱せい，但し，M/(QDw) ≦ 1 のとき

は 1，M/(QDw) ≧ 3 のときは 3 とする。

　パンチングシア強度は文献4)に示される評価式を用い

壁脚部について評価を行った。

(5)

(6) 図-11　最大耐力及び計算値

(7)

(8)

(9)

　ここに，wQpu:補強壁のパンチングシア強度，wQ’su:補

強壁(内法部分)のせん断強度，cQpu:側柱のパンチングシ

ア強度，aQsu:あと施工アンカーのせん断強度，t0:基本せ

ん断強度，l’:内法長さ，asy:アンカー筋の降伏点強度，sae:

アンカー筋の断面積，Kmin:シアスパン比による最小強度

係数，a:増設壁から側柱に伝達される水平力作用点からス

タブフェイス位置までの距離，Ec:sBに基づいて計算され

るヤング係数，ここで，式 (9)中の aについては，鋼板の

影響を考慮し，a=0とした。

　計算強度算定において，補強試験体の壁部には既存CB

壁と増打ちコンクリートの面積比から求めた平均強度を

用いて計算した。また，パンチングシア強度の算定におい

て，R07W-BSでは式(8)中前者の鋼材耐力で決まる値を採

用し，R08W-BF及びR09W-BFwはアンカー筋として用い

たPC鋼棒の強度が大きいため，(8)式中後者のコンクリー

トの支圧強度で決まる値を採用した。外部横補強材とし

て用いた鋼板及びR09W-BFwにおける側柱外側部分の増

打ち延長部分は，今回は計算強度に含んでいない。

　補強試験体R07W-BSにおいて，実験値が曲げ耐力を上

回った。せん断強度はAIJ靭性指針式によるせん断強度が

過大となり，修正荒川mean式によるせん断強度は実験値

を若干下回る値となった。補強壁厚のスリム化を行った

試験体 R08W-BF及び R09W-BFw は，AIJ 靭性指針式によ

るせん断強度が実験値を上回る形で計算強度の中で最も

近い値となった。他の曲げ強度wQmuとせん断強度wQsuの

計算結果は実験値を 80%程度下回る結果となった。最大

耐力はせん断により支配されたが，鋼板による横拘束効

果が効果的に作用したために，最大耐力の 80%時まで曲

げ計算値に近い値で推移し，最大耐力後も曲げ壁と同様

の挙動を示したと考えられる。パンチングシア強度に関

しては，スリム化を行った試験体で，いずれの試験体にお

いても計算強度は高い値を示している。両試験体の破壊

性状において脚部での損傷が激しくなっており，今回の
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場合，パンチングシアによる影響よりも，壁中央部のせん

断ひび割れによる損傷が壁脚部まで達し，更に最大耐力

後の曲げ挙動に伴う損傷も加わったため，壁脚部に損傷

が集中したと推測している。各々の計算式により実験値

に近い値は得られたが，計算強度評価に外部横補強材と

して用いた鋼板による影響をどの程度計算結果に含める

か，今後更に検討する必要がある。

4.2 靭性指標

　各試験体において，修正荒川式wQsu/wQmuによるせん断

余裕度及びAIJ靭性指針式によるせん断余裕度Vu/wQmuか

ら求めた靭性指標で評価を試みた。図-12にそれぞれの判

定結果を示す。また，文献 4)では以下の略算式により略

算値 Fが使用されている。

　　　F=0.6+100R　　　　　　　　　　　　　　　(10)

　文献 2)において，最大耐力の80%に低下したときの層

間変形角を限界変形と定義されていることから，本論に

おいても，最大耐力の 80% 時のR を用いて略算値 Fを求

めた。その結果を図-12に併せて示す。また，層間変形角

には図-8にみられるように脚部の滑り変位が含まれるた

め，滑り変位を含む場合のF値と，滑り変位を層間変形角

から差し引いた場合のF値を算出した。

　CB壁の基準試験体について，いずれの場合においても

F値の判定は 1.0となった。文献 3)によるせん断壁のF値

1.0 に適合する。補強試験体においてwQsu/wQmuはR07W-

BS で 1.1，スリム化を行った試験体は共に 1.0 となり，

R07W-BS における F値は線形補間した値で 1.3,R08W-BF

及び R09W-BFw は 1.0 となった。Vu/wQmu は R07W-BS で

1.75，スリム化を行った 2体は共に 1.3 となり，耐震診断

基準によるF値は2.0となる。略算値によるF値は，R07W-

BSにおいて滑り変位を含む場合で3.6，滑り変位を差し引

いた場合で1.8となった。スリム化を行った試験体では滑

り変位を含む場合の略算値は3.1，滑り変位を差し引いた

場合で1.7となった。いずれの補強試験体においても滑り

変位を含むF値の値が滑り変位を差し引いたF値を大きく

上回り，スリム化した試験体では,せん断ひび割れが生じ

たにも関わらずF=2.0を上回った。震災時の挙動には,滑

り変位等の要因が組み合わさり,全体的な層間変位とな

る。したがって,滑り変位のみを差し引き判定を行うこと

は困難である。そのため,スリム化を行った試験体の実験

結果のように,通常せん断破壊後の急激な耐力低下が生じ

るところを,曲げ壁ような安定した挙動となる場合に限

り，十分に安全であるとみなされる状況の下で,層間変形

角に滑り変位が含まれる場合での略算値で判定を行って

もよいと考えている。ただし,実補強においては,耐震改

修指針の下，他の性能評価と照らし合せた上で十分に安

全側となるよう検討を行う必要がある。

5.まとめ

(1)　増打ちコンクリートによる補強量を低減し，コンク

リートによる補強壁厚のスリム化を行った場合におい

ても，無補強のCB壁と比べ耐力及び靭性が大幅に向

上した。

(2)　補強壁厚をスリム化した試験体は,側柱幅まで増打

ちを行った場合と同程度の耐力を示し,せん断ひび割

れは生じたが,急激な耐力低下が無く靭性もあるため

耐震要素として有効である。

(3)　CB壁の補強においてコ形鋼板に代わり，壁部分の補

強鋼板を延長し，増打ちコンクリートによるグラウト

材で側柱を拘束した場合においても,コ形鋼板を用い

た場合と同様の挙動を示した。

(4)　実験的な検証上では閉鎖的に拘束され，かつ安定し

た挙動を示す状態の下で,滑り変位を含んだ層間変形

角で算定した靭性指標F値の判定を行うことも可能で

あると思われる。しかし，実補強においては十分に安

全側に評価を行う必要がある。
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