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要旨：本研究は，既存鉄筋コンクリート造建物においてせん断破壊と判定された梁部材に対して，建物外側

のみからの簡易な補強を施し，せん断破壊を遅延させる工法の開発を目的としたものである。既存梁のせん

断補強筋比，補強部の幅および接続アンカー筋本数を実験変数とした 7 体の試験体を用いた静的載荷実験を

実施した。本論では実験の概要を述べるとともに，当該梁部材の破壊性状，終局強度，変形成分およびせん

断補強筋応力分布に及ぼす実験変数の影響を検討する。 

キーワード：耐震補強，静的載荷実験，せん断耐力，あと施工アンカー，補強幅 

 

1. はじめに 

 1995 年の兵庫県南部地震以来，鉄筋コンクリート

（RC）造建物の耐震補強において，梁および柱のせん

断補強工法が数多く提案されてきている。しかし，そ

れらのほとんどは，繊維シートや鋼板を巻き付けたり，

コンクリートを増打ちしたりするものであり，建物内

部の工事を伴う 1),2)。一方で，既存 RC 造集合住宅など

の耐震補強においては，居住しながらの耐震補強を要

求されることが多く，建物外側のみからの施工が必要

となる。  

そこで本研究では，梁部材に対して建物外側のみか

らの簡易な RC 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，補強RC

梁の静的載荷実験を実施した。本論では実験の概要を

述べるとともに，補強 RC 梁の破壊性状，耐荷性能お

よび変形性能などに関する検討結果を示す。 

 

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，無補

強試験体 2体および補強試験体 5体の計 7体作成した。 

実験変数は既存梁のせん断補強筋比，補強部の幅お

よび接続アンカー筋本数とした。せん断補強筋比は

0.27%および 0.14%の 2 水準，補強幅は無補強試験体

（A-Type），150mm（B-Type）および 250mm（C-Type）

の 3 水準，および接続アンカー筋は 20 本および 10 本

の 2 水準とした。 

既存梁は断面が 350×650mm であり，内法長さが

1,600mm（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 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，埋込み長さは各試験体 7da（=91mm）（da：接続ア

ンカー筋径）とし，定着長さは B-Type 試験体では 6da

（=78mm）， C-Type 試験体では b/2（=125mm）（b：補

強幅）とした。 

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 3)。その後，補強部と既存梁の界面での目

荒らし処理は行わず，補強部を打設した。なお，既存
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表－１ 試験体諸元 

試験体名  A1 A2 B1-1 B1-2 B2-1 B2-2 C2-1 

断面（mm） 350×650 
主筋 3-D25/2-D22（pt=1.16%） 

既 

存 

梁 内法長さ（mm） 1,600（a/d=1.42） 
軸筋 - - 2-D10（C2-1：pt=0.10%，その他：pt=0.16%） 

あばら筋 - - □-D10@150（C2-1：pw=0.38%，その他：pw=0.63%） 

補 

強 

部 内法長さ（mm） - - 1,500（a/d=1.26） 

既存梁せん断補強筋 
□-D10@150 
（pw=0.27%) 

□-D10@300
（pw=0.14%)

□-D10@150
（pw=0.27%) 

□-D10@300 
（pw=0.14%) 

補強部断面（mm） - - 150×650 250×650
変 

数 

接続アンカー筋本数 - - 20 10 20 10 20 
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梁および補強部の両部位のコンクリート打設は水平打

ちとした。 

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，補強部に使用したコン

クリートの設計基準強度は Fc=24N/mm2 である。既存

梁主筋は SD390 を使用し，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 SD295 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，N=0kN を保持す

る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）

で除した相対部材角 R=δ/l で北側方向を正として制御

した。載荷サイクルは R=0.125×10-2，0.25×10-2rad.ま

でを 1 サイクルずつ載荷を行い，0.50×10-2，0.75×10-2，

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

までを 2 サイクルずつ載荷を行い，4.0×10-2rad.まで一

方載荷することとした。 

 

3. 実験結果 

3.1 破壊性状 

図－３に既存梁のせん断補強筋比が pw=0.14%であ

る試験体の最大耐力時における破壊状況を示す。 

全試験体ともに，R=0.125×10-2rad.の載荷サイクルで

試験体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せん断ひび

割れが発生した。また，R=0.75×10-2rad.の載荷サイク

ルにおいて既存梁の主筋に沿って付着割裂ひび割れが

発生した。 

無補強試験体である試験体 A1 および A2 では，上記

の破壊推移を示した後，せん断ひび割れおよび付着割

裂ひび割れによる損傷が進行し，破壊に至った。 

補強試験体では，R=0.25～0.5×10-2rad.の載荷サイク

ルにかけて既存梁側面の曲げひび割れが補強部側面に

進行した。R=0.75×10-2rad.の載荷サイクルで接続アン

カー筋の少ない試験体である B1-2 および B2-2 におい

て既存梁と補強部の界面全体に沿ってひび割れが発生

し，補強部にせん断ひび割れが発生した。また，接続

アンカー筋の多い試験体であるB1-1，B2-1およびC2-1

においては界面端部でひび割れが発生した。

R=1.0×10-2rad.の載荷サイクルでは接続アンカー筋の
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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 

表－２ 既存梁コンクリートの材料特性 

 
圧縮強度

(N/mm2)
圧縮強度時

ひずみ (μ)
ヤング係数 

(×103 N/mm2) 
割裂強度

(N/mm2)
A1 13.3 1909 20.3 1.32 
A2 12.8 1572 20.8 1.15 

B1-1 12.8 1819 20.5 1.88 
B1-2 14.2 1737 22.7 1.42 
B2-1 16.0 1851 21.7 1.39 
B2-2 16.1 2292 19.8 1.24 
C2-1 15.2 2069 20.4 1.36 

表－３ 補強部コンクリートの材料特性 

 
圧縮強度

(N/mm2)
圧縮強度時

ひずみ (μ)
ヤング係数  

(×103 N/mm2) 
割裂強度 
(N/mm2)

B1-1 33.6 1638 32.9 2.61 
B1-2 29.9 1691 29.9 2.14 
B2-1 34.2 1821 29.2 2.15 
B2-2 35.5 1875 28.5 2.15 
C2-1 35.2 1990 29.3 2.14 

表－４ 鉄筋の材料特性 

種別
降伏点

(N/mm2)
ヤング係数 

(×103 N/mm2) 
引張強さ 
(N/mm2) 

使用箇所 

D25 429 188 603 
D22 446 187 621 

既存梁主筋 

D13 340 196 493 アンカー筋 

D10 354 194 506 
補強部軸筋 
あばら筋 
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多い試験体において既存梁と補強部の界面全体に沿っ

てひび割れが進行し，補強部にせん断ひび割れが発生

した。その後，補強部の損傷は大きく進行せず，既存

梁のせん断破壊および付着割裂ひび割れが顕著に進行

し，破壊に至った。 

接続アンカー筋本数の多い試験体 B1-1，B2-1 および

C2-1 では，接続アンカー筋本数の少ない試験体 B1-2

および B2-2 と比べて補強部の曲げひび割れによる損

傷度合の大きいことが確認された。また，接続アンカ

ー筋本数の多い試験体の既存梁と補強部の界面でのひ

び割れ発生時の変位振幅は接続アンカー筋本数の少な

い試験体と比べて大きいことが確認され，接続アンカ

ー筋本数による破壊状況に差異が見られた。これは既

存梁せん断補強筋比の異なる場合においても概ね同様

の傾向が見られた。 

また，試験体 C2-1 と B2-1 の補強部の損傷状況に大

きな差異はなく，補強幅による損傷の変化は確認され

なかった。 

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，既存梁せん断補強筋の降伏および最大耐力

点を示し，A-Type 試験体では靱性保証指針 A 法によ

るせん断終局強度の計算値 Qsu（式（2））を併せて示

す 4)。 

 全試験体ともに，R=0.25×10-2rad.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。また，R=0.5×10-2rad.の載荷サイクルでは既存梁

せん断補強筋の降伏が認められ，最大耐力点以降は，

せん断破壊に伴う緩やかな耐力低下が確認された。 

 無補強試験体である試験体 A1 および A2 では，上記

の履歴特性を示し，試験体 A1 では R=1.0×10-2rad.にお

いて最大耐力 Q=362kN に達し，試験体 A2 では

R=0.75×10-2rad.において最大耐力 Q=263kN に達した。

また，補強試験体では，前述の履歴特性を示し R=0.75
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図－３ 最大耐力時破壊状況（R=0.75×10-2rad.） 
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～1.0×10-2rad.の載荷サイクルにかけて最大耐力に達し

た。 

既存梁のせん断補強筋比が pw=0.27%である試験体

を比較すると，最大耐力はそれぞれ試験体 A1 に対し

て 1.26 倍（B1-1）および 1.19 倍（B1-2）となった。ま

た，既存梁のせん断補強筋比が pw=0.14％である試験

体を比較すると，最大耐力はそれぞれ試験体 A2 に対

して 1.47 倍（B2-1），1.33 倍（B2-2）および 1.46 倍（C2-1）

となり，補強試験体は無補強試験体に対して約 1.2～

1.5 倍耐力が上昇した。 

また，既存梁のせん断補強筋比の小さい試験体の最

大耐力の上昇率は，せん断補強筋比の大きい試験体と

比べて，2 割程度大きくなる傾向が見られ，既存梁の

せん断補強筋比の小さい試験体の補強効果が高いこと

が見られた。 

接続アンカー筋本数の多い試験体 B1-1 および B2-1

の最大耐力は接続アンカー筋本数の少ない試験体の最

大耐力と比べて若干大きいことが確認された。 

補強幅による比較では，試験体 C2-1 の最大耐力は

B-Type 試験体の最大耐力と同程度であり，補強幅によ

る最大耐力の変化は見られなかった。 

以上のことから，既存梁のせん断補強筋比が小さい

ほど，また接続アンカー筋本数が多いほど，外側補強

梁によるせん断耐力の増大効果が大きくなるが，補強

梁の幅を大きくしてもせん断耐力の増加はほとんど期

待できないといえる。  

3.3 変形成分および剛性 

 図－５に既存梁のせん断補強筋比が pw=0.14%であ

る試験体の各変位振幅の第 1 サイクル目の正載荷ピー

ク時における曲げ変形成分およびせん断変形成分の割

合をそれぞれ示す。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，

せん断変形は全体の変形から曲げ変形を差し引いたも

のである。 

各試験体において R=0.25×10-2rad.では，せん断変形

成分が曲げ変形成分と比べて小さくなっており，変形

角の増加に伴いせん断変形成分が大きくなる傾向が見

られた。また，補強試験体の各変位振幅におけるせん

断変形成分は無補強試験体と比べて約 5～10%程度小

さくなっており，補強部により試験体のせん断変形成

分の比率が低減していることが確認された。これは既

存梁せん断補強筋比が異なる場合においても同様な傾

向が見られた。 

接続アンカー筋本数の多い試験体 B2-1 および C2-1

では，せん断変形成分の R=0.25～1.5×10-2rad.間の増大

分はそれぞれ 19.2%および 16.0%となり，接続アンカ

ー筋の少ない試験体B2-2の31.6%と比べて小さいこと

が確認された。 

補強幅による比較では，補強幅の大きい試験体 C2-1

のせん断変形成分の増大分は補強幅の小さい試験体

B2-1 と比べて同程度となり，補強幅による差異は見ら

れなかった。 

また，図－６に既存梁のせん断補強筋比が pw=0.14%

である試験体のせん断力と曲げ変形量およびせん断変

形量の包絡関係を示す。なお，包絡関係は各試験体の

最大耐力である R=0.75×10-2rad.ピーク時までを示して

いる。図－６中の実線は R=0.75×10-2rad.時の試験体 A2

の曲げおよびせん断割線剛性を表し，黒印は

R=0.75×10-2rad.時の補強試験体の計測点を示している。

また，点線は無補強試験体 A2 の曲げ割線剛性 Kbおよ

びせん断割線剛性 Ks をそれぞれ 1.1 倍および 1.6 倍し

たものである。 
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図－６より，R=0.75×10-2rad.時において補強試験体

の曲げ割線剛性は試験体A2の曲げ割線剛性の1.1倍程

度に分布する傾向が確認され，補強試験体のせん断割

線剛性は試験体A2のせん断割線剛性の1.6倍程度に分

布する傾向が確認された。これは変形角の異なる場合

および既存梁せん断補強筋比の異なる場合においても

概ね同様の傾向が見られた。 

以上のことから，本補強によって梁の曲げ剛性およ

びせん断剛性をともに増加させるが，せん断剛性の増

加は曲げ剛性の増加に比べて顕著であることが確認さ

れた。 

3.4 応力分布 

 図－７に補強試験体の最大耐力時におけるあばら筋

応力の幅方向分布を示す。応力はあばら筋の履歴特性

をバイリニアと仮定し，ひずみゲージ（図－８参照）

から得られた計測値を用いて計算した。なお，図－７

中の点線は材料試験より得られた降伏点である。 

図－７より最大耐力時では，全ての試験体において

せん断補強筋 d 点では降伏に達しており，あばら筋 a

点は降伏に達していなかった。また，あばら筋の応力

は補強部側に進むにつれて小さくなる傾向が見られた。 

接続アンカー筋本数の多い試験体 B1-1，B2-1 および

C2-1 において，あばら筋 b 点の応力はせん断補強筋 c

点の応力と同程度であることが確認された。また，接

続アンカー筋本数の少ない試験体 B1-2 および B2-2 で

は，あばら筋 b 点の応力はせん断補強筋 c 点の応力の

半分程度であることが確認された。 

以上のことから，接続アンカー筋本数の多い試験体

の補強部あばら筋の応力は接続アンカー筋本数の少な

い試験体と比べて大きくなる傾向が認められ，接続ア

ンカー本数による補強部への応力伝達に差異が見られ

た。また，補強幅による比較では，補強幅の大きい試

験体C2-1のあばら筋 a点の応力は補強幅の小さい試験

体 B2-1 と同程度であり，補強幅による差異は見られな

かった。 

 

4. 補強効果の検討 

図－９に各試験体の最大耐力値と終局強度計算値の

関係を示す。曲げ終局強度 Qmu（式（1））は平面保持

の仮定を行い，終局時の既存梁の曲げモーメントを算

出し，内法長さで除した値を用いた。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。既存梁のせん断

終局強度は靱性保証指針A法によるせん断終局強度式

Qsu（式（2））を用いた 4)。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作用し補

強部においてアーチ機構を形成すると仮定を行い，式

（3）のアーチ機構である第 2 項のみを用いて計算した。

補強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。式中の記号は参考文献を参照されたい。 

<曲げ終局強度> 
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図－７ あばら筋応力幅方向分布（最大耐力時） 
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無補強試験体である試験体 A1 および A2 では，A 法

による計算値に対する実験値の比率を見るとそれぞれ

0.97 および 1.05 となり，A 法計算値により無補強試験

体の耐力を精度良く評価できていることが確認された。

補強試験体については，A 法による単純累加計算値に

対する実験値の比率を見ると 0.67～0.86 とやや差が大

きくなり，実験値を過大評価していることがわかる。

これは補強部全断面を有効としているため，計算値が

過大になったものと考えられる。 

そこで，補強部に作用したせん断力を補強試験体の

最大耐力の実験値から無補強試験体の最大耐力の実験

値を差し引いた値と仮定し，補強部に実際に作用した

と考えられる補強部有効幅を前述の仮定したせん断力

から式（3）の第 2 項を用いて算出した。なお，最大耐

力実験値は正・負載荷時におけるいずれか大きい値を

採用した。その結果を表－５に示す。 

 表－５より，補強部有効幅は B-Type 試験体で約 68

～84mm となり，接続アンカー筋本数の多い試験体で

ある B1-1 および B2-1 における補強部有効幅は接続ア

ンカー筋本数の少ない試験体である B1-2 および B2-2

と比べて若干大きくなっていることが確認された。 

また，既存梁のせん断補強筋の多い試験体である

B1-1 および B1-2 の補強部有効幅はせん断補強筋の少

ない試験体である B2-1 および B2-2 と比べて若干大き

くなった。 

試験体 C2-1 の補強幅は B-Type 試験体と比較して，

100mm 増加したにも拘わらず，試験体 C2-1 の補強部

有効幅は試験体 B2-1 と比べて 5mm 程度しか増大して

いなかった。また，施工の観点から補強幅が 150mm

以下では施工が難しいことから，補強幅は B-Type 試験

体の 150mm 程度が適当と考えられる。 

 

5. まとめ 

 本研究では，簡易な外側補強を施した 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

知見を以下に要約する。 

(1) 補強試験体の最大耐力は無補強試験体と比べて

1.2～1.5 倍程度上昇し，その上昇率は既存梁のせ

ん断補強筋比および接続アンカー筋本数の増加

に伴って大きくなる傾向がある。 

(2) 本補強工法によって梁の剛性を増加させること

ができる。その増加成分はせん断剛性によるもの

が支配的であり，曲げ剛性によるものはわずかで

ある。 

(3) 接続アンカー筋本数の多い試験体の補強部あば

ら筋の応力は接続アンカー筋本数の少ない試験

体と比べて大きくなり，接続アンカー筋本数によ

る補強部への応力伝達に差異が見られた。 

(4) 補強試験体のせん断終局強度は補強部有効幅を

用いた A 法による単純累加計算値で概ね評価が

可能である。その有効幅は接続アンカー筋本数の

増加に伴い大きくなる傾向がある。一方，補強部

の幅が 150mm 以下では施工が難しいことから補

強幅は 150mm 程度が適当であると考えられる。 
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表－５ 補強部の有効幅 

試験体名
作用せん断力（kN） 

Qexp - QexpA1,A2 
補強部有効幅

（mm） 

B1-1 94.5 83.5 
B1-2 77.2 74.0 
B2-1 86.3 74.2 
B2-2 80.3 68.3 
C2-1 93.0 79.6 
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