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要旨：高強度コンクリートと高強度せん断補強筋 785 級を用いたせん断スパン比 1 の鉄筋コンクリート梁の

構造実験により，せん断補強筋量が鉄筋コンクリート梁の変形性能に及ぼす影響に関して検討を行った。試

験体はいずれも曲げ降伏後にせん断破壊し，せん断補強筋量の増加に伴い梁端部にせん断変形が集中した。

限界変形角の実験値は計算値を上回り，せん断補強筋量の増加に伴い鉄筋コンクリート梁の変形性能は向上

した。 
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 1．はじめに 
鉄筋コンクリート（以下，RC）造の高層化による鉄筋

の高密度化を避けるため，高強度せん断補強筋の需要が

高まっている。高強度せん断補強筋を用いれば，せん断

補強筋量を減らすことが可能になる。一方，せん断補強

筋には拘束効果による曲げ降伏後の靱性能の確保も期待

されており，補強筋量を減らすことは曲げ降伏後の靱性

能の低下につながるおそれがある。高強度せん断補強筋

を用いた RC 梁部材の実験的研究例えば 1) はいくつかある

ものの，境界梁などに用いられる曲げ破壊先行型の短ス

パン RC 梁において，せん断補強筋量が変形性能に及ぼ

す影響に関しては，いまだ知見が不足している。 

そこで本研究では，74N/mm2の高強度コンクリートと

高強度せん断補強筋 785 級を用いたせん断スパン比 1 の

RC 梁の構造実験を行い，せん断補強筋量が RC 梁部材の

構造性能および変形性能に及ぼす影響に関して検討した。 

 

 
2．実験概要 
2.1 試験体概要 
表－1 に試験体諸元と耐力計算値を，図－1 に試験体

の配筋および梁断面を示す。試験体はせん断スパン比 1

の 1/2.5 スケール RC 梁の計 3 体であり，形状寸法は全試

験体共通で内法スパン 800mm，梁幅 250mm，梁せい

400mm である。主筋は 2 段配筋であり，スタブ内でプレ

ートに溶接した。実験変数はせん断補強筋比とし，試験

体 F6N-0.4-1，F6N-0.6-1，F6N-1.1-1のせん断補強筋間隔

はそれぞれ 160mm，100mm，50mm，せん断補強筋比は

0.36%，0.57%，1.14%である。日本建築学会の靱性指針 4)

によるせん断耐力に基づくせん断余裕度は，1.36，1.63，

2.01 で，全て曲げ破壊先行型である。なお，耐力計算に

は材料試験によって得られた値を用いた。コンクリート

は全ての試験体で同一バッチであり，後述する材料試験

の結果では，コンクリートの圧縮強度は 74N/mm2であっ

た。主筋には降伏強度が 381N/mm2の D13(SD345)を，せ

ん断補強筋には降伏強度が 805N/mm2 の Y10(YK785)を

全試験体共通で使用した。 

 

表－1 試験体諸元と耐力計算値 

試験体名 F6N-0.4-1 F6N-0.6-1 F6N-1.1-1 

断面寸法[mm] 250×400 

スパン[mm] 800 

主筋 種別：SD345 配筋：4+4-D13 pt=1.19% 

せん断 
補強筋 

配筋 2-Y10@160 2-Y10@100 2-Y10@50 

pw[％] 0.36 0.57 1.14 

Qmu[kN] 343 

Qmean[kN] (Qmean/ Qmu) 542 (1.58) 570 (1.66) 627 (1.83) 

Qsu[kN] (Qmean/ Qmu) 467 (1.36) 560 (1.63) 691 (2.01) 

Qbu[kN] (Qmean/ Qmu) 466 (1.36) 532 (1.55) 665 (1.94) 

pt：引張鉄筋比，pw：せん断補強筋比，Qmu：修正 Kent-Park モデル 2)

と平面保持仮定を用いた断面解析により算出した曲げ耐力時のせ
ん断力，Qmean：荒川 mean 式 3)によるせん断耐力，Qsu：靱性指針 4)

によるせん断耐力，Qbu：靱性指針による付着割裂破壊を考慮した
せん断耐力 

*1 名古屋工業大学 学部学生 (学生会員) 

*2 名古屋工業大学 大学院生 (学生会員) 

*3 名古屋工業大学 教授・博(工) (正会員)      

 
図－1 試験体の配筋 
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2.2 使用材料特性 

表－2 にコンクリートの圧縮・割裂試験結果を，表－3
に鉄筋の引張試験結果を，図－2 に鉄筋の応力度とひず

みの関係を示す。コンクリート圧縮・割裂試験は実験期

間を考慮して加力期間前，加力期間後の計 2 回行った。

Y10(YK785)は，0.2%オフセット耐力を求めた。ヤング係

数は鉄筋の応力度が 50N/mm2から F 値の 50%の値の範

囲まで直線勾配を最小二乗法により求めた。降伏強度は

公称断面積で除して求めており，降伏ひずみは降伏強度

をヤング係数で除した値とした。 

2.3 加力計画 

図－3 に加力装置と相対回転角・部材角計測用の変位

計を示す。試験体は梁部材であるが，軸力による構造性

能への影響は少ないものとして 90°回転して加力した。

治具の自重によって試験区間に生じるせん断力および曲

げモーメントは，載荷前に各ジャッキにより打ち消し，

加力中は，固定側スタブに対する加力側スタブの相対回

転角がゼロになるように制御した。 

図－4 に加力サイクルを示す。加力は正負交番繰り返

し載荷とした。載荷前半は，荷重制御であり RC 規準 5)

による使用性確保のための長期許容せん断力 QAL1，せん

断ひび割れを許容した長期許容せん断力 QAL2，損傷制御

のための短期許容せん断力 QASの順に行った。ひび割れ

測定は，図－4 中の赤丸で示した特定のサイクルごとの

ピーク時，長期許容せん断力 QAL2，完全除荷時と橙丸で

示した長期許容曲げモーメント時のせん断力の最大 4 回

のタイミングで行った。なお，載荷前半の荷重制御は，

長期許容せん断力 QAL2 まで除荷したときの残留ひび割

れが 0.2mm を超えるまで行った。これは RC 規準にて，

短期許容せん断力時のせん断ひび割れが 0.3mm 未満に

なる設計が求められることから，文献 6)より，実大の

!1/n倍（1/n : 試験体の縮尺）になると仮定し，本実験の

最大ひび割れ幅の許容値を 0.2mm としたためである。載

荷後半は，最大耐力の 80%以下に至るまで部材角 Rによ

る制御で載荷した。ここで，部材角 Rとは試験体に設置

した変位計で得られた加力側スタブの固定側スタブに対

する相対変位を試験体スパンで除したものとした。 

 

表－2 コンクリートの圧縮・割裂試験結果 

材齢 
圧縮強度 
[N/mm2] 

ヤング係数 
[N/mm2] 

割裂引張強度 
[N/mm2] 

51 日 
（加力期間前） 73.1 27.5×103 5.16 

72 日 
（加力期間後） 75.2 30.1×103 4.50 

平均値（6 本） 74.1 28.8×103 4.83 
 

表－3 鉄筋の引張試験結果 

 
ヤング係数 

[N/mm2] 
降伏強度 

[N/mm2] 
降伏ひずみ

[μ] 
引張強度 

[N/mm2] 

主筋(D13) 189×103 381 2012 535 

せん断補強筋
(Y10) 195×103 805 4124 990 

 

 

図－2 鉄筋の応力度とひずみの関係 
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3．実験結果 
3.1 破壊性状 
写真—1 に各試験体の最終破壊状況を示す。F6N-0.4-1

は，正載荷で部材角 0.59%，せん断力 340kN，負載荷で 

部材角-0.46%，せん断力-295kN の時，両端の主筋が降伏

し，部材角-0.36%，せん断力-266kN でせん断補強筋が降

伏した。F6N-0.6-1 は，正載荷で部材角 0.52%，せん断力

333kN，負載荷で部材角-0.44%，せん断力-311kN の時，

両端の主筋が降伏し、部材角-1.3%，せん断力-300kN で

せん断補強筋が降伏した。F6N-1.1-1 は，正載荷で部材角

0.49%，せん断力 323kN，負載荷で部材角-0.38%，せん断

力-307kN の時，両端の主筋が降伏した。F6N-1.1-1 は，

せん断補強筋は降伏しなかった。 

いずれの試験体も曲げ降伏後のせん断破壊となった。

F6N-0.4-1，F6N-0.6-1 は梁部材全体にひび割れが生じて

いるのに対して，F6N-1.1-1 はひび割れが梁端部に集中し

ている。 
3.2 梁せん断力と部材角の関係 
表－4 に実験結果を，図－5 に各試験体の梁せん断力

と部材角の関係を示す。表－4 には実験結果に加え，コ

ンクリートの応力度−ひずみ度関係を修正Kent-Parkモデ

ル 2) として平面保持仮定を用いた断面解析により算出

した曲げ耐力時のせん断力 Qmuに対する正載荷時の最大

耐力の比を示した。図－5 中の破線は曲げ耐力時のせん

断力 Qmuを，赤色の実線は耐震性能評価指針 7) による限

界変形角の計算値を示している。なお，F6N-1.1-1 は加力

制御に用いた部材角Rの値が不良であったため加力履歴 

 

が図－4 の通りになっておらず，左右非対称のグラフと

なっている。 

F6N-0.4-1 は部材角 1.0%で最大耐力 373kN に達し，曲

げ耐力時のせん断力 Qmuの 1.09倍であった。 F6N-0.6-1

は部材角 4.0%で最大耐力 351kN に達し，曲げ耐力時の

せん断力Qmuの1.02倍であった。F6N-1.1-1は部材角6.0%

で最大耐力 365kN に達し，曲げ耐力時のせん断力 Qmuの

1.06倍であった。全ての試験体において，最大耐力が断

面解析による耐力評価と概ね一致した。 

表－4 実験結果 

試験体名 

曲げひび割れ 
耐力[kN] 

せん断ひび割れ 
耐力[kN] 両端主筋降伏 最大耐力[kN] 

破壊形式 
正 負 正 負 

正載荷 負載荷 
正 負 Qmax/Qmu せん断力

[kN] 
部材角 

[%] 
せん断力

[kN] 
部材角 

[%] 
F6N-0.4-1 110 -120 145 -165 340 0.59 -295 -0.46 373 -332 1.09 

曲げ降伏後の

せん断破壊 
F6N-0.6-1 95 -100 170 -150 333 0.52 -311 -0.44 351 -346 1.02 

F6N-1.1-1 110 -110 160 -160 323 0.49 -307 -0.38 365 -351 1.06 
 

 
図－5 梁せん断力と部材角の関係 

 

表－5 限界変形角の計算値と実験値の比較 

試験体名 
計算値[%] 実験値

[%] 靱性指針による 
限界変形角 

耐震性能評価指針
による限界変形角 

F6N-0.4-1 1.8 2.2 4.0 

F6N-0.6-1 2.7 2.6 6.0 

F6N-1.1-1 2.9 2.7 8.0 

 

図－6 せん断耐力と部材角の関係 
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3.3 限界変形角 

図－6 にせん断耐力と部材角の関係を，表－5 に限界

変形角の計算値と実験値の比較を示す。せん断耐力は日

本建築学会の靱性指針に示されたヒンジ領域の回転角の

増大に伴って低下するせん断耐力を示し，これが曲げ耐

力時のせん断力と一致する点を限界変形角の計算値とし

た。限界変形角の実験値を最大耐力の 80%を下回らない

最大の部材角としたとき，F6N-0.4-1 では 4.0％，F6N-0.6-

1 では 6.0％，F6N-1.1-1 では 8.0％となり，せん断補強筋

量の増加に伴う RC 梁の変形性能の向上が見られた。全

ての試験体で限界変形角の実験値は両指針の計算値のい

ずれに対しても大きく上回った。また，限界変形角の計

算値は，せん断補強筋量による差が小さいのに対して，

実験値は大きな差が見られた。 

3.4 変形成分 

図－7 に変位計の配置図を，図－8 に回転角の概念図

を，図－9 にせん断変形の概念図を示す。本実験では図

－7 に示すように，試験体をほぼ等間隔に 4 区間に分け

て変位計を取り付け測定した。梁の上下に取り付けた変

位計が曲げ変形測定用，斜めに取り付けた変位計がせん

断変形測定用である。 
曲げ変形成分は，曲げ変形を試験体の水平変位で除し

た値である。曲げ変形は，回転角を試験体の長さで積分

することによって求められ，図－7 の点線で示す曲線で

囲まれた領域の面積で略算される。なお，本実験では実

線で示す直線で囲まれた領域の面積として近似したため，

曲げ変形 uB は以下の(1)式で表される。 

				𝑢! =
𝑙"𝜃"
2 +

𝑙#(𝜃" + 𝜃#)
2 +

𝑙$(𝜃# + 𝜃$)
2 +

𝑙%(𝜃$ + 𝜃%)
2 			(1) 

ここで，回転角𝜃&は各区間の上下に取り付けた変位形

により計測した水平変位を用いて求めた。回転角𝜃&は，

上下の水平変位𝑣'，𝑣(を用いて以下の(2)式で表される。 

    																						 𝜃& =
𝑣' − 𝑣(
𝐻 																																				(2) 

せん断変形角𝛾は，𝑥方向のせん断変形角を𝛾)と𝑦方向

のせん断変形角𝛾*の差であり，図－9 により定義した相

対座標を用いて以下の(3)式で表される。相対座標は各区

間の上下の水平の変位計および斜めの変位計の値から求

めた。 

𝛾 = 𝛾! − 𝛾"    																	         

						=
(𝑦# + 𝑦$)/2 − 𝑦%/2

(𝑥# + 𝑥$)/2
+

𝑥$/2 − 𝑥#/2
(𝑦% + 𝑦$)/2 − 𝑦#/2

				(3)
 

図－10 に正載荷における曲げ変形成分と部材角の関

係を，図－11 に正載荷におけるせん断変形成分と部材角

の関係を，図－12 に部材角と各測定区間における曲げ変

形角とせん断変形角の関係を示す。せん断補強筋量によ

って，曲げ変形角に大きな差は見られず，部材角が大き 

 

図－7 変位計の配置図 

 
図－8 回転角の概念図 

 

図－9 せん断変形の概念図 

 

図－10 曲げ変形成分と部材角の関係 

 

図－11 せん断変形成分と部材角の関係 
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くなるにつれて全体変形に対する曲げ変形割合は小さく， 

せん断変形割合は大きくなった。一方で，せん断補強筋

量が多いほど部材角に対するせん断変形角は小さくなり，

部材角が大きくなるほどその傾向が顕著に見られた。た

だし，曲げ変形成分を計算する際の近似により，特に梁

端部に変形が集中する場合は曲げ変形成分には誤差があ

ることも考えられる。また，曲げ変形測定用の変位計は

インサートから離れた位置に設置したため，部材の変形

により測定値に誤差が生じたと考えられる。 

図－12 中の縦方向の点線は両端主筋降伏時の部材角，

破線は実験で得られた限界変形角を示している。せん断

補強筋が降伏するサイクルまでは破線で，せん断補強筋

降伏後は実線で示した。部材角と各測定区間の曲げ変形

角の関係は，全ての試験体で梁中央側の測定区間よりも

梁端部の測定区間の変形角が大きい。F6N-0.6-1 は，せん

断補強筋が降伏した後に梁中央での曲げ変形角が増加し

た。F6N-1.1-1 は梁端部の曲げ変形角に対する梁中央での

曲げ変形角が小さく，梁端部に曲げ変形が集中している

と言える。いずれの試験体も限界変形付近で梁端部にお

ける曲げ変形の増加が落ち着いた。 

部材角と各測定区間のせん断変形角の関係は，せん断

補強筋量の増加に伴って，梁中央でのせん断変形角が小

さくなった。また，F6N-0.6-1，F6N-1.1-1 は加力側と固定

側でせん断変形角の推移が同様であるのに対して，F6N-

0.4-1 はばらつきがあり，部材角の増大に伴って梁の加力

側の変形が固定側の変形よりも大きくなった。また，い

ずれの試験体も限界変形付近で梁端部のせん断変形角の

増加率が大きくなり，F6N-0.6-1，F6N-1.1-1 は限界変形以

降，増加していた梁中央部でのせん断変形角が減少した。 

部材角と変形角の関係より，せん断補強筋量の増加に

伴って変形が梁端部に集中することがわかり，写真—1 で 

 

示したようにせん断補強筋量の増加に伴って，梁端部に

ひび割れおよび破壊が集中していることと一致する。い

ずれの試験体も主に梁端部において限界変形付近で曲げ

変形角の増加が落ち着き，せん断変形角が急増している

ことから，限界変形付近で試験体の変形が曲げ変形から

せん断変形に変移し，せん断破壊が進んだと考えられる。 

 
図－12 部材角と各測定区間の変形角の関係 

 
図－13 せん断補強筋のひずみ分布 
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3.5 せん断補強筋のひずみ分布 
図－13 に各試験体の正載荷におけるピーク時のせん

断補強筋のひずみ分布を示す。測定位置は加力スタブ側

からの距離である。ひずみは鉄筋を挟んで貼り付けた 2

枚のひずみゲージにより得られた値の平均値とした。た

だし，片側が計測不能であった場合は片側のひずみゲー

ジの値としている。図－13 中の太線は各試験体の最大耐

力時，破線は耐力低下直前，点線は耐力低下直後のせん

断補強筋のひずみ分布である。また，破線は材料試験に

基づくせん断補強筋の降伏ひずみ 4124𝜇を示している。

靱性指針による限界変形におけるトラス機構の角度 φ と，

トラス機構に関与する断面の有効せいj+の積により求め

たトラス機構を切り出したときの梁の水平方向長さを色

付けした。 

F6N-0.4-1 は，せん断補強筋の降伏とともに測定位置

240mm,560mm でのひずみが急増した。梁端部でのみ，

せん断補強筋のひずみは降伏ひずみに達しなかった。 

F6N-0.6-1 も F6N-0.4-1 同様，せん断補強筋の降伏ととも

に測定位置 250mm,550mm でひずみが大きくなったが，

F6N-0.4-1 に比べてせん断補強筋降伏後のひずみの増加

は小さい。F6N-0.6-1 は梁端部に加え，梁中央のうち固定

スタブ側の測定位置でもせん断補強筋の降伏は見られな

かった。F6N-1.1-1 は F6N-0.4-1，F6N-0.6-1 に比べてやや

梁端部に近い，測定位置 175mm,625mm でひずみが大き

くなった。F6N-1.1-1 ではせん断補強筋のひずみはいずれ

の測定位置においても降伏ひずみに達しなかった。 

いずれの試験体も色付けした範囲内でのせん断補強

筋のひずみの変動が大きく，トラス機構の角度が大きい

ほど，色付けした範囲内と範囲外での変形の差は大きく

なった。 

降伏ひずみを大幅に超えていた梁中央付近のせん断

補強筋のひずみは，せん断補強筋量の増加に伴って，降

伏ひずみを下回るまで減少した。これに伴い，試験体の

梁中央付近での変形も減少し，梁端部での変形が増加し

た。これは，せん断補強筋量の増加による拘束効果が十

分に発揮されたことで，梁中央での変形が減少し，梁端

部へ変形が集中したと考えられる。 

 

4．まとめ 
高強度せん断補強筋を用いたせん断スパン比 1 の RC

梁（せん断余裕度 1.58〜1.83）のせん断補強筋比を実験

変数とした構造実験を行い，以下の知見を得た。 

(1) 全ての試験体において，最大耐力は平面保持を仮定

した断面解析による耐力評価と概ね一致した。 

(2) せん断補強筋量の増加に伴い，RC 梁の変形性能の

向上が見られた。 

(3) 最大耐力の80%を下回らない限界変形角の実験値は

全試験体において耐震性能評価指針より算出した

限界変形角の計算値を上回った。 

(4) 靱性指針に示されたヒンジ領域の回転角 Rp を考慮
したせん断耐力から得られる限界変形角に対し，最

大耐力の80%を下回らない限界変形角の実験値は全

試験体において計算値を上回った。 

(5) 部材角の増加に伴い，全体変形に対する曲げ変形割

合は小さく，せん断変形割合は大きくなる。 

(6) F6N-0.6-1，F6N-1.1-1 は限界変形付近で試験体の変

形が曲げ変形からせん断変形に変移し，せん断破壊

が進んだと考えられる。 

(7) せん断補強筋量の増加に伴って，変形が梁端部に集

中する。 

(8) せん断補強筋量の増加に伴う拘束効果の向上によ

り，梁中央でのせん断補強筋のひずみが小さくなる

ため，梁中央での変形が減少し，梁端部への変形が

集中したと考えられる。 
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