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要旨：本研究は，既存鉄筋コンクリート造建物の梁部材において早期に発生していたせん断破壊を遅延させ

る外付けせん断補強工法の開発を目的としたものである。既存梁のせん断余裕率，スラブの有無，スリット

幅および接続アンカー筋埋込み長さを実験変数とした 9 体の試験体を用いた静的載荷実験を実施した。その

結果，補強試験体の最大耐力は無補強試験体に比べて 1.1～1.3 倍程度上昇し，また既存梁主筋の応力を増加

させ，既存梁あばら筋の降伏を遅延させる効果が見られた。さらに本スケルトンカーブによって，補強試験

体の各ひび割れ強度，終局強度および終局に至るまでの剛性を概ね評価できることを確認した。 

キーワード： 耐震補強，静的載荷実験，主筋・あばら筋応力，スケルトンカーブ，補強部有効幅 

 

1. はじめに 

 1995 年の兵庫県南部地震以来，既存鉄筋コンクリート

（RC）造建物に対する耐震補強工法が数多く提案されて

いる。それらの中には梁および柱のせん断補強工法 1),2)

も含まれているが，集合住宅等の耐震補強に適した外付

け補強形式のものはほとんど見当たらない。 

 そこで筆者らは既存 RC 造集合住宅等の梁の外付けせ

ん断補強工法の開発に着手した。既報 3)では，建物外側

のみからの簡易な補強を施し，早期に発生していたせん

断破壊を遅延させる工法の開発を目的として，既存梁の

せん断余裕率が 0.4～0.6 程度の矩形 RC 梁の静的載荷実

験を実施した。その結果，補強部の有効幅を考慮した靭

性保証型指針のA法による単純累加計算値でせん断終局

強度を概ね評価できることを示した。しかし，既存梁の

せん断余裕率が比較的大きい RC 梁や床スラブが取り付

いた RC 梁の補強効果の検証は不十分であった。 

 そこで，補強 RC 梁における既存梁のせん断余裕率お

よびスラブの影響を把握することを目的として，補強RC

矩形梁および T 形梁の静的載荷実験を実施した。本論で

は補強 RC 梁の破壊性状，履歴特性および鉄筋応力に及

ぼす実験変数の影響について述べる。また，スケルトン

カーブにより補強 RC 梁の剛性および最大耐力の向上効

果を検討する。 

 

2. 実験概要 

2.1 試験体概要 

 試験体の形状および配筋詳細を図－１に，試験体諸元

を表－１にそれぞれ示す。試験体は実物大で，外付け補

強後の最終破壊モードを曲げ破壊型と想定した矩形梁

（F シリーズ），T 形梁（FT シリーズ）およびせん断破

壊型と想定した T 形梁（ST シリーズ）の計 9 体を作成

した。各シリーズは無補強試験体 1 体および補強試験体

2 体の 3 体から構成されている。 

 実験変数は断面形状（矩形および T 形），既存梁のせ

ん断余裕率，補強部スリット幅（50mm および 165mm）

および接続アンカー筋の埋込み長さ（7da および 12da，

da：接続アンカー筋径）の 4 因子とした。 

 既存梁は断面が 350mm×650mm であり，内法長さが
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表－１ 試験体諸元 
試験体名 AF BF-1 BF-1S AFT BFT-1 BFT-1S AST BST-1 BST-1A 

断面形状 矩形 T 形 
既存梁のせん断余裕率 0.9 0.8 0.6 
補強部スリット幅(mm) - 50 165 - 50 165 - 50 

変  
数 

アンカー埋込み長さ - 7da - 7da - 7da 12da 
断面(mm) 350×650 

主筋 3-D19/3-D19 3-D25/2-D22 
あばら筋 □-D10@200 (pw=0.20%) □-D10@150 (pw=0.27%) 

既

存

梁 
内法長さ(mm) 1,600 (a/d=1.45) 1,600 (a/d=1.42) 

断面(mm) - 150×650 - 150×540 - 150×540 
軸筋 - 2-D10 (pt=0.16%) - 2-D10 (pt=0.20%) - 2-D10(pt=0.20%) 

あばら筋 - 
□-D10@150 
(pw=0.63%) 

- 
□-D10@150 
(pw=0.63%) 

- 
□-D10@150 
(pw=0.63%) 

共 

通 

事 

項 補

強

部 
内法長さ(mm) - 1,500 1,270 - 1,500 1,270 - 1,500 
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1,600mm（曲げ破壊型：a/d=1.45，せん断破壊型：a/d=1.42）

である。補強部は既存梁のせん断耐力の増加のみに寄与

させるため両端部に 50mm あるいは 165mm のクリアラ

ンスを設け，接続アンカー筋により既存梁片面に接続し

ている。なお，接続アンカー筋には D13 を用い，埋込み

長さは試験体 BST-1A は 12da@150（=156mm）とし，そ

の他の試験体は 7da@150（=91mm）とした 4)。 

補強試験体の製作は以下の手順で行った。すなわち，

既存梁を打設した後，既存梁の片面に先端部が平先寸切

り状の接続アンカー筋を注入型の接着系樹脂により固着

させた。T 形梁については既存梁スラブにあらかじめ打

設孔（φ100）を設けており，打設孔から補強部コンクリ

ートを打設した。なお，補強部と既存梁の界面での目荒

らし処理は行わず，既存梁および補強部の両部位のコン

クリートはスラブ面からの水平打設とした。 

2.2 材料特性 

既存梁コンクリートの材料特性を表－２に，補強部コ

ンクリートの材料特性を表－３に示し，鉄筋の材料特性

を表－４に示す。既存梁に使用したコンクリートの目標

強度は 15N/mm2であり，補強部にはフライアッシュを添

加した流動化コンクリートを使用した。補強部のコンク

リートの目標強度は 30N/mm2である。 

 既存梁主筋について F および FT シリーズは SD345 を

使用し，ST シリーズは SD390 を使用した。補強部軸筋，

接続アンカー筋，既存梁および補強部あばら筋は

SD295A を使用した。 

2.3 載荷方法 

載荷装置を図－２に示す。試験体は反力フレームに PC

鋼棒で固定し，水平力の正負繰り返し載荷は反力壁に取

り付けたオイルジャッキ（1,000kN）によって行った。さ

らに反力フレームに取り付けた 2 台の鉛直オイルジャッ

キ（各 2,000kN）により，軸力 N=0kN を保持し，スタブ

に回転が生じないように当該ジャッキを制御した。実験

では試験体頂部の水平変位（δ）を試験体の内法長さ

（l=1,600mm）で除した部材角 R=δ/l で北側方向を正とし

て制御した。 

表－２ 既存梁コンクリートの材料特性 

 
σB 

(N/mm2) 
εB 

(μ) 
Ec 

(x104 N/mm2) 
σcr 

(N/mm2)
AF 15.76 2081 1.98 1.55 

BF-1 15.40 2329 1.75 1.50 
BF-1S 17.21 2544 1.90 1.56 
AFT 15.37 2022 1.83 1.37 

BFT-1 14.84 2273 1.74 1.46 
BFT-1S 16.71 2669 1.96 1.78 

AST 12.50 1970 1.88 1.36 
BST-1 14.08 1968 1.82 1.52 

BST-1A 16.12 2058 2.16 1.73 

表－３ 補強部コンクリートの材料特性 

 
σB 

(N/mm2) 
εB 

(μ) 
Ec 

(x104N/mm2) 
σcr 

(N/mm2) 

BF-1 40.84 2400 2.76 3.21 
BF-1S 44.25 2234 2.85 2.83 
BFT-1 43.26 2330 2.73 2.79 

BFT-1S 40.61 2223 2.67 2.48 
BST-1 41.96 2173 3.02 3.21 

BST-1A 43.73 2187 3.19 3.25 
σB:圧縮強度，εB:圧縮強度時ひずみ，Ec:ヤング係数，σcr: 割裂強度 

表－４ 鉄筋の材料特性 

種別 使用箇所 
σｙ

(N/mm2) 
Es 

(x105N/mm2)
σu 

(N/mm2)

D10 

既存梁あばら筋 
補強部軸筋 

補強部あばら筋 
スラブ筋 

351.0 1.94 505.7 

D13 接続アンカー筋 340.4 1.96 491.0 

D19  
既存梁主筋 

(F，FT シリーズ) 
368.5 1.83 563.5 

D22  445.6 1.95 621.3 
D25 

既存梁主筋 
(ST シリーズ) 430.9 1.94 603.3 

σｙ:降伏点，Es:ヤング係数，σu:引張強さ 
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図－１ 試験体形状および配筋詳細 
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図－２ 載荷装置 
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 載荷サイクルは R=0.125×10-2 および 0.25×10-2rad.まで

を 1 サイクルずつ載荷を行い，0.50×10-2，0.75×10-2，

1.0×10-2，1.5×10-2，2.0×10-2，2.5×10-2 および 3.0×10-2rad.

までを 2 サイクルずつ載荷を行い，4.0×10-2rad.まで一方

向載荷することとした。 

 

3. 実験結果 

3.1 破壊性状 

 図－３に試験体 BST-1 を例に，最大耐力時における試

験体の破壊状況を示す。図中の色付部分は補強部を示す。 

 全試験体ともに，R=0.125×10-2rad.の載荷サイクルで既

存梁頂部および脚部に曲げひび割れが発生し，

R=0.25×10-2rad.の載荷サイクルで既存梁に曲げせん断ひ

び割れが発生した。 

 F シリーズ試験体では，R=0.75×10-2rad.の載荷サイクル

で既存梁にせん断ひび割れおよび主筋に沿って割裂ひび

割れが発生した。FT および ST シリーズ試験体では，

R=0.5×10-2rad.の載荷サイクルで既存梁にせん断ひび割

れが発生し，R=0.75×10-2rad.の載荷サイクルで主筋に沿

って割裂ひび割れが発生した。また同変形角において補

強部とスラブの境界においてひび割れが発生した。 

全試験体ともに上記の破壊推移を示した後，補強部の

損傷は大きく進行せず，既存梁のせん断ひび割れおよび 

付着割裂ひび割れの伸展が顕著となり，破壊に至った。 

 

3.2 履歴特性 

 図－４に各試験体のせん断力－部材角関係を示す。同

図では，既存梁あばら筋の降伏，既存梁主筋の降伏およ

び最大耐力点を示す。 

 全試験体ともに，R=0.125×10-2rad.の載荷サイクルにお

いて曲げひび割れ発生に起因する剛性低下が確認された。 

F および FT シリーズ試験体において無補強試験体で

は，R=0.75×10-2rad.の載荷サイクルで，補強試験体では

R=1.0×10-2rad.の載荷サイクルで既存梁のあばら筋の降

伏が認められた。ST シリーズ試験体において無補強試験

体では，R=0.5×10-2rad.の載荷サイクルで，補強試験体で

は R=0.75×10-2rad.の載荷サイクルで既存梁あばら筋の降

伏が認められた。また，F シリーズ補強試験体では

R=0.75×10-2rad.の載荷サイクルで既存梁主筋の降伏が認

められ，FTシリーズ補強試験体BFT-1ではR=1.5×10-2rad.

の載荷サイクルで既存梁主筋の降伏が認められた。F シ

リーズ試験体では，R=1.0×10-2rad.において最大耐力に達

し，FT シリーズ試験体，試験体 AST および BST-1 では，

R=0.75×10-2rad.において最大耐力に達した。試験体

BST-1A においては他の補強試験体と異なり，

南面 　東面
(補強面)

北面
　西面
(既存面)

LOAD LOAD

 
試験体 BST-1（R=0.75×10-2rad.） 

図－３ 最大耐力時破壊状況 
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図－４ せん断力－部材角関係履歴曲線
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図－７ 既存梁あばら筋ゲージ貼付位置 

R=1.5×10-2rad.で最大耐力に達した。最大耐力時以降は，

せん断破壊に伴う緩やかな耐力低下が確認された。 

 F シリーズの最大耐力は，試験体 AF に対して試験体

BF-1 および BF-1S ともに 1.09 倍となった。FT シリーズ

ではそれぞれ試験体 AFT に対して 1.10 倍（BFT-1）およ

び 1.11 倍（BFT-1S）となった。ST シリーズではそれぞ

れ試験体 AST に対して 1.16 倍（BST-1）および 1.31 倍

（BST-1A）となり，補強試験体は無補強試験体に対して

約 1.1～1.3 倍耐力が上昇した。 

断面形状の比較では，T 形梁の最大耐力は矩形梁の最

大耐力と比べて同程度であり，スラブの有無による最大

耐力の変化は見られなかった。また補強部スリット幅の

比較では，試験体 BF-1 と BF-1S および試験体 BFT-1 と

BFT-1S の最大耐力の上昇率はそれぞれ同程度であり，補

強部スリット幅による最大耐力の変化は見られなかった。 

アンカー埋込み長さの深い試験体 BST-1A では，試験

体 BST-1 と比べて最大耐力の上昇率が大きいが，これは

無補強試験体 AST と比べて既存梁のコンクリート圧縮

強度が大きいためであり，最大耐力の上昇率は試験体

BST-1 と同程度であった。 

3.3 既存梁主筋およびあばら筋の応力分布 

 図－５に既存梁主筋の応力度－部材角関係を示す。応

力は主筋の履歴特性をバイリニア仮定とし，引張を受け

る主筋端部のひずみゲージから得られた応力度の平均値

から算出した。 

 F シリーズ試験体では，試験体 AF は主筋応力が降伏

点に達しなかったのに対し，試験体 BF-1 および BF-1S

は R=0.75×10-2rad.において降伏点に到達した。 

FT シリーズ試験体では最大耐力時までの既存梁主筋

の降伏は確認できないが，R=1.0×10-2rad.時において，試

験体 AFT の主筋応力に対して，それぞれ 15%（BFT-1）

および 12%（BFT-1S）上昇した。曲げ破壊と想定した

FT シリーズの補強試験体の既存梁主筋が降伏しなかっ

た原因は，スラブ下の乾燥収縮ひび割れに起因した付着

割裂ひび割れが伸展したためと考えられる。 

 ST シリーズ試験体についても，最大耐力時までの既存

梁主筋の降伏は確認できないが，R=1.0×10-2rad.時におい

て，試験体 AST の主筋応力に対して，それぞれ 5%

（BST-1）および 24%（BST-1A）上昇した。 

 また，図－６に既存梁あばら筋のひずみ度－部材角関

係を示す。あばら筋のひずみは図－７に示す b または e

の位置のひずみゲージから得られたデータのうち先に降

伏ひずみに達した箇所のひずみを採用した。 

 F および FT シリーズ試験体において，無補強試験体で

は R=0.75×10-2rad.で降伏ひずみを超えあばら筋の降伏が

確認できた。一方，補強試験体では R=1.0×10-2rad.におい

てあばら筋の降伏が認められた。ST シリーズ試験体にお

いては，無補強試験体では R=0.5×10-2rad.で，補強試験体

では R=0.75×10-2rad.で同様のあばら筋降伏が認められた。 

 以上のことから，無補強試験体と比べて補強試験体は

既存梁主筋の応力を増加させ，既存梁あばら筋の降伏を

遅延させる効果が見られた。 

 

4. スケルトンカーブのモデル化 

図－８に梁のスケルトンカーブモデルを示す。RC 梁

の曲げ変形およびせん断変形をそれぞれトリリニア型の

スケルトンカーブと仮定して求め，それらを足し合わせ

て RC 梁のスケルトンカーブとした。RC 梁のスケルトン

カーブの算出方法を以下に示す。 
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4.1 曲げのスケルトンカーブ 

第 1 折れ点までは弾性とし，曲げ弾性剛性 bke（式（1））

については鉄筋およびスラブを考慮して算出した。第 1

折れ点での荷重は曲げひび割れ強度 bQcr（式（2））5)とし，

第 2 折れ点での荷重は曲げ終局強度 bQu（式（3））5)とし

た。また第 1 折れ点の剛性低下率αyは式（4）より算出

し 5)，有効せい d についてはスラブの鉄筋を考慮した。

第 3 勾配は初期剛性の 1/1000 倍とした。なお，補強試験

体の曲げ終局強度は，補強部の軸筋が既存梁に定着され

ていないため補強部の曲げ終局強度は考慮せず，既存梁

の曲げ終局強度のみを用いて計算した。剛性については，

既報 3)で補強部の曲げ割線剛性への寄与が小さいことか

ら，補強部を考慮せず，既存梁のみの評価とした。式中

の記号は参考文献を参照されたい。 

   
3

12

l

EI
k e

eb          （1） 

eBcrbcrbcrb ZMlMQ  56.02 　　          （2） 

jaMlMQ ytububub ・・　　　  2             （3） 
2

0 ))(169.0/159.00836.0( DdDay           （4） 

4.2 せん断および付着のスケルトンカーブ 

第 1 折れ点までは弾性とし，補強試験体のせん断弾性

剛性 ske（式（5））については接続アンカー筋により既存

梁および補強部が一体化していると仮定し，補強試験体

の断面と等価な断面を有する矩形梁に置換し算出した。

第 1 折れ点での荷重はせん断ひび割れ強度 sQcr（式（6））

とした。なお，補強試験体のせん断ひび割れ強度 sQcrは，

せん断ひび割れは既存梁に発生しており，また補強部の

せん断ひび割れが剛性に与える影響が小さいため，既存

梁の断面のみで評価した。 

   　
L

GA
kes                   （5） 

　　  /tcrs AQ                 （6） 

 ここで，G はせん断弾性係数，A は等価断面積，L は

内法長さ，κは形状係数，σtは引張強度である。 

第 2 折れ点での荷重は付着割裂強度 sQbu（式（7））6)

およびせん断終局強度 sQsu（式（8））6)のいずれか小さい

方の値とした。付着割裂強度 sQbuについて，T 形梁では

既存梁スラブ下の上端 2 段筋付近に乾燥収縮に伴うひび

割れが確認されたため，上端 2 段筋の付着割裂長さを梁

幅からあばら筋間距離まで低減した。せん断終局強度

sQsu について，T 形梁ではスラブはせん断終局強度に寄

与しないと仮定し，矩形梁として計算を行った。なお，

補強部のせん断終局強度は，補強部に接続アンカー筋を

介してせん断力が伝達され，補強部においてアーチ機構

が形成されると仮定し，式（9）のアーチ機構である第 2

項のみを用いて計算した。補強部有効幅は既報 3)の有効

幅の平均値の 75mm とした。補強部試験体のせん断終局

強度は既存梁および補強部のそれぞれのせん断終局強度

を単純累加させることにより算出した。また全試験体と

も，せん断ひび割れ後の剛性は第 2 折れ点の変形角が

0.004rad.となるよう設定し，第3勾配は初期剛性の1/1000

倍とした。式中の記号は参考文献を参照されたい。 
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4.3 実験結果との比較 

 図－９に最大耐力と終局強度計算値の関係を示す。各

試験体の最大耐力については，学会 RC 規準による曲げ

終局強度，既存梁の付着割裂強度および補強部の有効幅

を用いたA法せん断強度のいずれか小さい値で実験値を

±20%の誤差内で概ね評価が可能であった。せん断余裕

率による破壊形式の判定では，主筋降伏が認められた試

験体 BF-1 および BF-1S の破壊形式を曲げ破壊型と判定

されており，他の試験体はせん断破壊および付着割裂破

壊と判定され，実験結果と対応している。 

 図－10に各試験体のスケルトンカーブ，実験における

せん断力－部材変形量関係の正載荷包絡線，曲げひび割

れおよびせん断ひび割れの発生点を示す。 

各試験体の全体変形のスケルトンカーブを見ると，曲

げひび割れ強度，せん断ひび割れ強度の順番で剛性低下

が生じており，実験における破壊状況と対応している。

各試験体の曲げひび割れ強度およびせん断ひび割れ強度
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の実験値は計算値と概ね一致している。また終局耐力時

の変形量は実験における変形量と比べて，F シリーズ試

験体および試験体 BST-1A では若干小さく評価されてい

るが，その他の試験体ではほぼ同等の値を示している。 

また図－11 に試験体 BF-1 および BFT-1 を例に，試験

体の曲げ変形およびせん断変形についても同様に示す。

ここで，試験体の曲げ変形は長さ方向に 7 分割して測定

した既存梁の軸方向変位量から算出し，せん断変形は全

体変形から曲げ変形を差し引いたものである。 

試験体 BF-1 および BFT-1 について，曲げ変形を見る

と，いずれの試験体もひび割れ発生までの剛性は実験値

と比べてほぼ同等の値を示している。せん断変形を見る

と，ひび割れ発生までの剛性は実験値と比べて高めに評

価しているが，最大耐力点の変形量は概ね評価できてい

る。また最大耐力が曲げ終局強度，付着割裂強度，およ

びせん断終局強度のいずれか小さい値で評価しているこ

とが分かる。 

 

5. まとめ 

 本研究では，簡易な外付け補強を施した矩形および T

形 RC 梁の静的載荷実験を行い，その補強効果を検討し

た。得られた知見を以下に示す。 

(1) 補強試験体の最大耐力は無補強試験体と比べて 1.1

～1.3 倍程度上昇し，スラブの有無およびスリット

幅による最大耐力の変化はあまり見られなかった。 

(2) 本補強工法によって，既存梁主筋の応力を増加させ

るとともに，既存梁あばら筋が降伏する部材角が大

きくなり，せん断破壊を遅延させる効果が見られた。 

(3) 補強試験体の終局強度は，付着割裂強度，曲げ終局

強度および補強部有効幅を用いた A 法せん断終局

強度のいずれか小さい値で概ね評価が可能である。 

(4) 本スケルトンカーブモデルによって，補強試験体の

曲げひび割れ発生，せん断ひび割れ発生および最大

耐力点までの剛性および変形量を概ね評価するこ

とが可能である。 
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図－11 スケルトンカーブ（BF-1，BFT-1） 
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