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要旨：RM ユニットを用いた増設耐震壁補強工法を，既存 RC 耐力壁の増打ち補強に適用した場合の構造性能

について，実験による検討を行った。1 層 1 スパンの 1/3 相当の試験体を製作し，一定軸力下での繰り返し載

荷を行った。実験では増打ち部と既存耐力壁との一体性は良好であり，最終破壊形式は既存部および増打ち

部壁板のスリップ破壊となった。最大耐力は増打ち壁板と既存耐力壁の終局せん断耐力の累加による評価式

の 1.4 倍で安全側の評価であり，また，せん断破壊型壁の靭性指標 F=1.0 に対する変形性能を有することを確

認した。 
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1. はじめに 

RM 耐震補強工法は RM ユニット（図－1）を組積して

増設耐震壁を構築する耐震補強工法である 1)。本工法に

より既存 RC 耐震壁に対して壁の増打ち補強の耐震補強

を行う際には，既存の壁板に RM 壁を併設する形式とな

る（図－2）。このとき，既存壁と増打ち RM 壁は接合さ

れないため，既存壁と増打ち RM 壁との間の荷重伝達は

行われず，増打ち RM 壁への荷重伝達は既存柱梁架構か

らのみ行われる。 

既存 RC 耐震壁に対する壁の増厚による補強（増打ち

補強）方法が耐震改修指針 2)で示されているが，増打ち

補強を行った壁の耐力の評価方法は明確には示されて

いない。既往の研究によれば，増打ち壁部が既存耐力壁

と一体であるとして一体打ち壁として評価する方法や，

増打ち壁板部分の強度を既存耐力壁の耐力に累加して

評価する方法 3)などがある。 

本工法では，増打ち壁と既存壁とは接合筋による一体

化が行われないので，一体打ち壁としての評価方法の妥

当性には疑念が生じるが，RC 増打ち壁補強に関する既

往の実験 3)によれば，既存壁板と増打ち部分との接合筋

を省略し，壁面の目荒らしを行わない場合についても，

一体打ち壁と同様の破壊性状を示し，安全側の評価が得

られている。したがって，本工法の RM ユニットを増打

ち補強に使用する場合のように，既存壁板と増打ち部分

の荷重伝達が全く期待できない構造であっても，既存柱

梁架構と増打ち壁部の荷重伝達によって，一般の増打ち

壁補強と同様の補強性能が得られることが期待される。 

本報では，RM ユニットを用いて増打ち補強を行った

耐力壁試験体に対する載荷実験を行い，耐震補強性能に

関する検証を行った結果を報告する。 

 

2. 実験方法 

2.1 試験体 

1 層 1 スパンの RC 耐震壁に，RM 耐震補強工法による

壁の増打ち補強を行った試験体を 1 体製作した（RM-T）。

縮小率は約 1/3 である。試験体の諸元を表－1 に，配筋

図を図－3 に示す。 

試験体の既存壁厚は 60mm，増打ち壁厚は使用する 1/2

縮小モデル RM ユニットの壁厚と同じ 100mm とした。

増打ち補強の対象となる壁は柱に対して偏心している

場合が多いため，試験体の既存壁についても柱に対して
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偏心する設定とし，増打ち後の壁厚（160mm）の中心が

載荷面に位置するようにした。既存壁の表面は無処理と

し，ジベル筋などの接合筋の配置や目荒らしなどの処理

は行わなかった。一方，柱および梁は面積比約 15%の目

荒らしを行ない，有機系カプセル型の接着剤によるあと

施工アンカーを施工した。 

試験体に使用する RM ユニットは縮小モデルの加工精

度の都合により，縦目地が打込み目地，横目地が薄目地

仕様となっている。そのため，縦目地はフェイスシェル

の木口に接着剤を塗布し予備接着を行い，横目地は目地

厚さを 3mm として既調合モルタルを目地モルタルに使

用した。また，最下段の RM ユニットと梁上との間は

3mm 程度の高さの根付モルタル（目地モルタルと同材

料）を塗った。 

RM ユニットの割付はスパン中央に対して左右対称と

し，寸法調整のための RM ユニットの切断は行わないこ

ととした。RM ユニットと左右の柱面との間に生じる約

20mm の空隙は，壁体部に充填するモルタルを同時に充

填した。梁下の空隙には，スパイラル筋（φ3，外径 75mm）

を配置し，無収縮グラウトを充填した。 

柱および壁の配筋量は，補強前，補強後ともにせん断

破壊型となるように設定し，梁は破壊しないように設定

した。 

材料試験結果を表－2 に示す。プリズム圧縮強度は，

RM ユニットを 3 段組積し内部にモルタルを充填した試

験体について圧縮試験を行ったものである。 

2.2 載荷形式 

図－4 に示す載荷装置により，試験体両側の柱の頂部

に柱軸力比 0.15 の一定軸力を載荷し，油圧ジャッキを用

いて左右から梁を押し引きし，左右のジャッキの荷重が

ほぼ等しくなるように制御した。 

左右の荷重の合計をせん断力 Q，下スタブと梁との相

対変位（δh）を載荷点高さ（H）で除したものを変形角

R とし，載荷スケジュールは変形角 R=0.5/1000，2/1000，

5/1000，10/1000，15/1000（各 3 回），20/1000（1 回）の

正負交番載荷とした（図－5）。 

 

b×D 主筋 帯筋 内法長さ 壁厚 壁筋
250×250 12-D13 D6@100 1440 60 D6@150

壁厚 壁横筋 壁縦筋
100 D6@100 D10@200

柱 壁

RM壁 単位：（mm）

表－1 試験体諸元 表－2 材料試験結果 

(a) コンクリート・モルタル 

種別
圧縮強度

σB (N/mm2)
ヤング係数

Ec (×104N/mm2)

柱・梁・既存壁 31.7 2.87

下スタブ 32.3 2.70

壁体部充填モルタル 68.6 2.59

上部充填モルタル 71.8 2.26

目地モルタル 46.1 2.36

(b) RM ユニット 

種別
圧縮強度

σB (N/mm2)
ヤング係数

Ec (×104N/mm2)
RMユニット 52.5 ―

プリズム圧縮強度 44.0 2.99

(c) 鉄筋 

使用部位
呼び

(鋼種)

降伏点強度
σy

 (N/mm2)

引張強度
σu

  (N/mm2)

伸び
 (%)

柱帯筋、既存壁筋
RM壁横筋

D6
(SD295A相当)

316 532 20.8

RM壁縦筋
アンカー筋

D10
(SD295A)

367 506 17.8

柱主筋
D13

(SD295A)
367 503 17.0

図－3 試験体図 
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3. 実験結果 

試験体の荷重変形関係を図－6 に示す。 

試験体は，変形角 R=0.5/1000 までに RC 壁板，RM 壁

板ともにせん断ひび割れが発生し，柱に曲げひび割れが

発生した。1 サイクル目ピーク時（変形角 R=0.5/1000）

における，RC 壁板，RM 壁板のひび割れ発生状況を写真

－1 に示す。壁板に生じたせん断ひび割れは，RC 壁側，

RM 壁側ともに，圧縮側上部の隅から壁板の下部まで，

ほぼ 45°方向に伸びている。 

その後，変形が進むとともに，柱頭部にはせん断ひび

割れが，梁下には接合面に沿ったひび割れが生じ，

R=5/1000 までに引張側柱脚の柱主筋が全て引張降伏し

た後，最大荷重となった。 

変形角 R=10/1000 では柱にせん断ひび割れが生じ，

R=15/1000 の負方向載荷時で柱頭の柱主筋が降伏し，RC

壁板のスリップ破壊と見られるひび割れが生じた。この

とき，RM 壁側では RM ユニットの目地のずれが生じて

おり，RM ユニット内部では，RC 壁板同様のスリップ破

壊を生じていた可能性が考えられる。 

その後の繰り返し載荷で RC 壁板，RM 壁板のスリッ

プ破壊が顕著になり，荷重が大きく低下したため，

R=20/1000の繰り返しを 1回行った後，載荷を終了した。

限界層間変形角 R80は 15/1000 となった。 

試験体の最終破壊状況を写真－2 に示す。 写真－2 最終状況 

図－4 載荷装置 
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4. 考察 

4.1 破壊形式 

試験体の荷重変形関係（図－6）で示したように，変

形角 R=5/1000 で引張側柱脚部の柱主筋が全降伏した後，

耐力は緩やかな下り勾配となり，R=15/1000 で耐力の低

下を伴うせん断破壊が生じている。したがって，試験体

の破壊形式は曲げ降伏後のせん断破壊であったといえ

る。 

壁板のせん断破壊状況に着目すると，既存壁板と増打

ち壁板それぞれのせん断ひび割れの発生はほぼ同時期

（R=0.5/1000）であり，この時点で増打ち部と柱梁との

ずれ変形は観察されなかった。また，図－7 に示すよう

に，R=10/1000 時のひび割れの分布状況は，既存 RC 壁

板と増打ち RM 増設壁板でひび割れの発生位置や角度な

どが類似しており，両者の応力分布は同様であると考え

られる。さらに，終局状況は両者ともに壁板のスリップ

破壊であり，R=-13/1000 で同時期に起こっている。 

これらのことを勘案すると，増打ち壁板と既存壁板の

応力状態は終局状態までほぼ同様であり，柱梁と増打ち

壁板は一体となって挙動していたといえる。 

4.2 終局耐力 

増打ち壁の終局せん断耐力は，増打ち部と既存壁が一

体であるとして一体打ち耐震壁として評価する方法と，

既存耐震壁と増打ち壁板の耐力の累加として評価する

方法がある。ここでは前者の評価方法として耐震改修指

針 2)に基づく(1)式，後者の評価方法として日本建築総合

試験所の鉄筋コンクリート増設壁耐震補強設計・施工指

針 3)に基づく(2)式を用いた。増打ちRM壁板の強度はRM

造を RC 造と同等とみなし準用し，(3)式によって評価し

た。 

 
 

 eeewyse

Bte
suw

jbp

QM

p
Q














0

1
23.0

0

1.085.0

12.0

18053.0




  (1) 

tep ：等価引張鉄筋比， 1B ：コンクリート圧縮強度，

QM ：反曲点高さ， ：壁の全長， sep ：等価横筋比，

wy ：横筋の降伏強度， e0 ：軸方向応力度， eb ：等価

壁厚， ej ：応力中心間距離 

21 suwsuwsuw QQQ   (2) 

suwQ ：増打ち耐震壁の終局せん断耐力， 1suwQ ：既存

耐震壁の終局せん断耐力， 2suwQ ：増打ち壁板部分の終

局せん断耐力 

wowsusuw tQ  222   (3) 

2222 5.020 wywBsu p    (4) 

2wt ：増打ち RM 壁板の厚さ， wo ：増打ち RM 壁板の

長さ， 2B ：増打ち RM 壁板のプリズム圧縮強度， 2wp ：

増打ち RM 壁板の壁筋比， 2wy ：増打ち RM 壁板の壁

筋の降伏強度 

 

表－3 に耐力の一覧を示す。曲げ終局時せん断力 wQmu

は耐震改修指針 2)によった。累加による終局せん断耐力

wQsu と一体打ち壁とみなした終局せん断耐力 wQsu0 はほ

ぼ等しい値となった。実験時最大せん断力 Qmax は終局せ

ん断耐力 wQsu の 1.4 倍であり，曲げ終局時せん断耐力の

1.0 倍であった。試験体の破壊形式が曲げ降伏先行であ

ったことを考慮すると，曲げ終局時せん断力計算値 wQmu

は実験時最大せん断力 Qmax を妥当に評価しており，かつ，

終局せん断耐力の安全率は 1.4 以上であると考えられる。 

RC の増打ち壁に関する既往の実験結果 3),4),5),6),7)と本

実験結果との比較を図－8 に示す。いずれも，wQsu，wQsu0

ともに安全側の評価であり，安全率は 1.2～1.6 であった。

本実験結果の安全率は RC 増打ち壁の安全率と同程度で

ある。図－8(b)には，RM 増設壁の実験結果 1)（RM-F，

RM-LJ，RM-HS）を併せて示した。RM 増設壁による増

打ち補強壁が，増打ち壁補強の場合と増設壁の場合で同

+-
加力方向

+-
加力方向

(a) 既存 RC 壁側 

(b) 増打ち RM 壁側 

図－7 ひび割れ図（R=10/1000 時） 
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等の安全率であることがわかる。 

実験では，増打ち壁板の接合部は，一体性の確保に必

要なアンカー筋量の下限は確認できないが，壁筋量と同

程度のアンカー筋量であれば本実験結果のように増打

ち壁の一体性を確保することが可能であると考えられ

る。 

4.3 初期剛性 

実験時初期剛性 Ke と計算剛性 Kc の比較を表－4 およ

び図－9 に示す。計算剛性は，増打ち部分を含めた試験

体の全断面について式(5)を用いて算定し，鉄筋のヤング

係数は 2.1×105 N/mm2，RM 組積体（RM ユニットと充

填モルタルの複合体）のヤング係数は表－1 に示す値（圧

縮強度の 1/3 時の割線剛性）を用いた。実験時初期剛性

Ke は荷重変形関係の折れ曲がり点における割線剛性と

した。折れ曲がり点は，試験体にせん断ひび割れの発生

をともなう剛性低下が生じた点とし，荷重変形関係にお

ける剛性の低下とひび割れ観察結果，柱帯筋および壁横

筋ひずみの値の変化をもとに決定した。 

 sbsbc KKKKK   (5) 

aawcb HHIEK  33  (6) 

  awcs HHAGK  0  (7) 

bK ：曲げ剛性， sK ：せん断剛性， wI ：等価断面 2 次

モーメント， wA ：断面積， cE ：RM 組積体のヤング係

数， cG ：せん断弾性係数， aH ：壁脚部から加力点の高

さ， 0H ：壁の高さ， ：形状係数（ 1 とする） 

 

増打ち部分を含めて一体打ち壁とみなした場合の計

算剛性Kcに対する実験時初期剛性Keの比は0.89であり，

RC 増打ち補強壁（FW-6）の実験結果 3)である 0.83 とほ

ぼ等しい。実験時の割線剛性を決定する際の値のばらつ

き等を考慮すると，試験体の初期剛性は RC 増設壁と同

程度であり，計算値とおおむね一致しているといえる。 

4.4 靭性指標 

 前述したように，試験体の限界層間変形角（R80）は

表－3 計算耐力一覧 

wQsu1

(kN)
wQ'su2

(kN)
wQsu

(kN)
wQsu0

(kN)
wQmu

(kN)
Qmax

(kN)

Qmax

/wQsu

Qmax

/wQmu

RM-T 562 390 952 959 1368 1376 1.4 1.0

wQsu1 既存耐震壁の終局せん断耐力

wQ'su2 増打ちRM壁板部分の終局せん断耐力

wQsu 既存耐震壁と増打ちRM壁板の累加強度(wQsu1+wQ'su2)

wQsu0 一体打ち壁としての終局せん断耐力(RC耐震診断基準)

wQmu 曲げ終局時せん断力(RC耐震診断基準)

Qmax 実験時最大荷重

試験体

実験結果計算値
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図－9 初期剛性 

表－4 初期剛性実験値と計算値 

試験体
既存
壁厚
(mm)

増打ち
壁厚
(mm)

柱断面
(mm)

実験値
Ke

(MN/rad.)

計算値
Kc

(MN/rad.)
Ke/Kc

RM-T 60 100
250
×250

2619 2940 0.89

FW-63) 50 50
225
×225

1528 1836 0.83

(b) 一体打ちとしての評価 wQsu0 

図－8 既往の実験との比較 
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15/1000 であるが，試験体の破壊形式が曲げ降伏後のせ

ん断破壊であるため，耐力低下時の変形角は曲げ変形成

分を含んだものとなっている。そのため，実験時の限界

層間変形角によってせん断破壊時の靭性指標を直接に

評価することは妥当ではない。 

 RC 耐震診断基準におけるせん断破壊型壁の靭性指標

F=1.0 は，限界層間変形角が 1/250 以上であることを想定

したものである。実験では変形角 1/250 の時点では，柱

主筋脚部に引張降伏が生じたものの，曲げ変形成分が顕

著とはなっていない。また，この時点で荷重低下をとも

なう顕著なせん断破壊は認められなかった。以上のこと

から，せん断破壊型壁の靭性指標は F=1.0 として評価で

きると考えられる。 

 

5. まとめ 

 RM ユニットを用いて既存 RC 耐力壁の増打ち補強を

行った場合について，その耐震性能に関する実験を行っ

た。実験の結果，以下のことが確認された。 

(1) 既存耐震壁のせん断耐力と増打ち RM 壁板のせん断

耐力の累加による評価式は，試験体の終局せん断耐

力を安全側に評価できる。 

(2) RC のせん断破壊型壁と同等に靭性指標 F=1.0 として

評価できる。 

(3) 変形の初期段階から破壊まで，増打ち RM 壁へのせ

ん断力伝達は良好であり，剛性や変形について，増

打ち RM 壁板と既存耐震壁との一体性は確保されて

いた。 
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