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1.1 研究背景 

 1981 年の新耐震設計法の施行に伴い，それ以前に建設された建築物は「既存不適格建築

物」と分類される．既存不適格建築物は約 40 年以上が経過しており，これまでに様々な地

震を経験してきてはいるものの，耐震基準を満たしていない可能性がある． 

本節では，既存 RC 造不適格建築物を事例とし，「建築物の耐震改修の促進に関する法律」
1)(以下，耐震改修促進法)の施行の背景と目的，耐震診断および耐震改修の実用，外側耐震

改修の実用，外付け耐震補強の補強架構とする PC 圧着関節架構の適用について以下に整理

する． 

 

(1)耐震改修促進法の施行 

阪神淡路大震災の建築物の甚大な被害を受けて，国土交通省に設置された「住宅・建築物

の地震防災推進会議」において，地震による建築物の倒壊等の被害から国民の生命，身体お

よび財産を保護するため，建築物の耐震改修の促進のための処置を講ずることで建築物の

地震に対する安全性の向上を図り，公共の福祉の確保に資することを目的とした．耐震改修

促進法が 1995 年に施行され，この法律では既存の建物のうち，特に多数のものが利用する

一定規模以上の建物を「特定建築物」とし，その所有者は建築物が現行の耐震基準と同等以

上の耐震性能を確保するよう耐震診断や改修に努めることが求められている．耐震改修促

進法は 2006 年に改正され，向こう 10 年間で耐震化率 90％という具体的な数値目標が提言

された．目標達成のため，特定行政庁による「耐震改修促進計画」の策定が義務づけられ，

更に 2013 年に 2 度目の耐震改修促進法 1)の改訂が行われた．耐震診断および耐震改修の努

力義務の対象となる建物の範囲が拡大し，旧基準による全ての建物が対象となった． 

 1981 年の新耐震設計法の施行に先立ち，耐震診断および耐震改修について研究・検討が

進められており，1977 年に既存 RC 造建築物の耐震性能評価方法と耐震改修後の既存 RC

造建築物の耐震性能評価方法，および耐震改修工法の手段は，基準・指針として整理された． 

 

(2)耐震診断および耐震改修の実用 

現一般社団法人日本建築防災協会から「既存鉄筋コンクリート造建築物の耐震診断基準・
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耐震改修設計指針・同解説」(以下，RC 診断基準 2)3)，RC 改修指針 4)5))が 1977 年に発刊さ

れ，原則としてコンクリート圧縮強度σB≧13.5N/mm2 を適用下限値とした RC 造建物の耐

震診断および耐震改修の実用に最も使用され，1990 年，2001 年，2017 年と改訂が行われ

今日に至る．その他，既存鉄骨鉄筋コンクリート造建築物や既存木造住宅についても同様に

発刊と実用がされてきた．RC 診断基準には，構造耐震指標 Is を既存建物の耐震性能を表す

数値が定められており，各層における建物重量に対するせん断耐力 C，建物の変形性能(エ

ネルギー吸収性能)F，Ai 分布あるいは各層に考慮する分布係数の積により算出される保有

性能基本指標 E0 に，形状指標 SD および経年指標 T を乗じて評価することが記載されてい

る．一般的には，耐震診断で Is＜0.6 となる場合は耐震補強を要する(既存不適格)建物と判

定される．RC 改修指針には耐震補強を行う上で，補強の留意点，補強方法，既存部材と補

強部材を接合するシアコネクター耐力評価式などが記載されている．耐震改修促進法が施

行されてからの概ね 10 年間において，Is を向上させるには下記の①～③が主流となった． 

① 既存柱の極脆性破壊を避けるために雑壁との間に構造スリットを入れ，F を向上させ

る(写真 1.1(a)) 

② 既存柱の軸圧縮耐力を向上させ補強を行い，C および F を向上させる(写真 1.1(b)) 

③ C を効果的に向上させるために，建物内部に RC 耐震壁や枠付き鉄骨ブレースを増設

する(写真 1.1(c)および(d)) 

 

耐震診断および耐震改修は特定建築物のみならず進められきたが，写真 1.1 に示すように

建物内部の改修工事を行っている際に，建物内部が使用不可になる，機器や建具の移動で居

住環境が変わる，一時的な退避施設などが別途必要になるという可能性が発生する．実際に

一時的に機能を移転する事例が見られたことから，建物所有者から建物の機能を失わず改

修工事を完了させる「継続使用」を望まれ，補強部材を外側に配置する要求が多くなった． 

 

  

 

 

(a)構造スリット工事              (b)RC 柱の鋼管巻き工事 
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(3)外側耐震補強の実用 

 (一社)日本建築防災協会から「既存鉄筋コンクリート造建築物の「外側耐震改修マニュア

ル」」6)が 2003 年に発刊され，建物外部に補強部材を増設する手法として枠付き鉄骨ブレー

スを既存建物に直に取り付ける方法と増設スラブを介して取り付ける方法が記載されてい

る．文献 10)が刊行されたことを機に，既存建物の外観の変化や外側耐震補強の多様化が求

められる中で，様々な技術開発が進められてきた．図 1.2(a)および(b)に文献〇)に記載され

る既存建物に増設スラブを介して取り付ける枠付き鉄骨ブレースのイメージ図を示す．既

存建物へ入力されたせん断力が枠付き鉄骨ブレースに伝達するまでに増設スラブおよび直

交梁に作用する応力と，その応力に対してシアコネクターなどで負担する抵抗機構が示さ

れている．近年は，緊急輸送道路沿道建築物の耐震化が進められており，共同住宅や事務所

ビルという用途が故に継続使用しながら補強を行うことが要求されることが多く，外側耐

震補強の需要は未だ継続されている． 

 

 

 

(c)RC 耐震壁工事               (d)枠付き鉄骨ブレース工事 

写真 1.1：耐震補強在来工法 

(a)接合部に作用する偏心曲げモーメントと各種の応力 
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外側耐震補強を行う際に図 1.2 のせん断力，軸方向力，曲げモーメントによる力の伝達を

慎重に計画すれば，枠付き鉄骨ブレースの代わりに補強架構を用いることも可能であると

考える．そこで，PC 圧着関節架構を補強架構とすることで，既存 RC 造建築物の靭性能に

応じた変形性能に対応し，復元効果により既存 RC 造建築物の残留変形を解消でき，かつ既

存 RC 建築物に高いせん耐力を付与することが期待できる．写真 1.3(a)～(d)に補強前後，

増設スラブ打設状況(高流動コンクリートを使用)，図 1.3 に増設スラブの断面を示す． 

 

 

 

 

(b)接合部のせん断力と曲げ応力の分布 

図 1.1：接合部に作用する各種応力および抵抗機構(文献 6)の一部抜粋) 

(a)補強前                       (b)補強後 
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(4)PC 圧着関節架構の構造性能 9)～40) 

 PC 圧着関節架構とは，プレキャストプレストレストコンクリート構造(PCaPC，あるい

は PC 圧着工法)を構造性能と施工性を改良・改善した技術である．元来，プレストレスト

コンクリートとは，ある荷重に対してプレストレスが導入されたコンクリートにひび割れ

を許容せず健全に保持させる構造である．一方，鉄筋コンクリートはある荷重に対してコン

クリートにひび割れが発生した後に鉄筋に適切に引張力を負担させる構造である．同じコ

ンクリート構造でも全く以て似て非なる概念である． 

 一般的に，中小地震においては PC 圧着関節架構の PC 圧着関節部は剛接合とし，大地震

においては柱と梁の PC 圧着関節部の離間を許容し損傷部位をその部分に定め，部材の損傷

を回避することを目的としている．柱と梁の PC 圧着関節部にはコーベルを有する形状で

PC 鋼材により圧着接合がされており，PC 梁に離間を許容しても脱落対策が講じられてい

る．PC 鋼材の降伏応力度に対する導入プレストレスを 50％とすることで，規準 7)や基準 8)

2
0
0

1,900

あと施工ｱﾝｶｰ
(先端ﾅｯﾄ付き)

ｽﾊﾟｲﾗﾙ筋

PC柱

PC梁 ｽﾗﾌﾞ

ｽﾗﾌﾞ筋
（短辺方向）　　

2階PG梁天端
▽

△
2階
新設ｽﾗﾌﾞ天端
　

Y1NY1

▽2階 SL

55
0

2
5
0

ｽﾗﾌﾞ筋
（長辺方向）　　　　　

  (c)スランプフロー試験              (d)高流動コンクリート打設状況 

  写真 1.2：PC 圧着関節架構の外付け耐震補強事例 

  図 1.2：増設スラブ断面図(既存バルコニーは撤去せず) 
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の終局耐力は安全側の評価となり，大変形下において架構の層間変形角は柱と梁の PC 圧着

関節部の回転角が支配的で，残留変形も極めて小さいことが過去の研究から報告されてい

る(1.2 節参照)．よって，PC 圧着関節架構を外付け耐震補強に適用は，既存 RC 造建築物の

構造性能に応じた補強効果を付与し易いと考える． 

 

本論文では，PC 圧着関節架構あるいはプレキャストプレストレストコンクリート

(PCaPC，あるいは PC 圧着工法)の柱および大梁を，「PC 柱」および「PC 梁」と定義する． 
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1.2 既往の研究 

 過去に行われた PC 圧着関節架構に関する研究 9)～40)を(1)～(10)に，外付け耐震補強に関

する研究 41)～31)を(11)～(12)に記す． 

 

(1) 柱・梁十字形骨組の実験 1 

岡本ら 9)は，PCaPC 圧着工法の効果・作用を検証した報告が殆どないことから，図 1.3 お

よび図 1.4 に示す．十字形とト字形試験体による柱梁接合部のモデル実験を行い，荷重履歴

特性を中心に検証した． 

 

 

 
 

図 1.3：十字形試験体形状および配筋状況 9) 
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その結果，以下の知見を得ている． 

① 柱梁接合部の接合効果は，層間部材角±1/100rad.～±1/50rad.の範囲で，設計断面から

定まる曲げ破壊耐力の層せん断力と実験結果を比較すると，十字形接合部では十分に満

足でき，ト字形接合部でもほぼ満足できる結果となった．また，圧着工法では主に梁と

柱との開きによる変形が層間部材角となる． 

② 最大変位として十字形接合部では層間部材角+1/12.5rad.～+1/14.5rad，ト字形接合部

では層間部材角+1/12.5rad.まで載荷したが，最終破壊には至らなかった．しかし，ひび

われ状況からはりの固定端面における曲げ破壊をするものと推定され，これは現在の設

計思想に合致する． 

③ 高層建物では柱梁パネルゾーンのひびわれおよび破壊が問題となっている．今回の実験

図 1.4：ト字形試験体形状および配筋状況 9) 
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ではパネルゾ― ンのひびわれは極めて少なく，これはプレストレスの拘束によりコン

クリートの強度が上昇したためとみられる． 

 

(2) 柱・梁十字形骨組の実験 2 

坂田ら 10)～12)は，PC 圧着関節工法の復元力特性を求めることを主目的とした図 1.5 に示

す十字形骨組の構造実験を行っている．その結果，PC 鋼より線の定着導入力を規格値降伏

強度の 50％とした PC 圧着関節工法では，図 1.6 に示すように残留変形が極めて小さく，

部材一般部への損傷を生じさせずに，損傷は圧着部付近のみに損傷を留めることができる

としている． 

 

 

 
 

 

 

図 1.5：試験体形状および配筋状況 10)～12) 

図 1.6：層せん断力-層間変形角関係 10)～12) 
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久保山ら 10)～12)は，上記十字形骨組の実験結果から PC 圧着関節工法の構造性能について

検討を行い，以下の知見を得ている． 

① 柱にコーベルがあることによる弾性回転への影響はなく，回転中心位置は圧縮縁付近で

あった． 

② 図 1.7 に示す様に，R=l/66rad.以降は圧着部回転角の層間変形角に占める割合が大きく，

写真 1.3 に示す様に圧着部離間を許容することによって，損偏を弾件関節付近に集中さ

せることができ，圧着関節部の回転を把握することにより層間変形角を予測することが

できる． 

③ 柱にコーベルがない場合，梁が鉛直方向下側に相対ずれを生じた．実構造物においては

白重がより大きくなることを考慮すると相対ずれは大きくなることが考えられる． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 1.7：左梁回転角による変位が左梁加力点鉛直変位に占める割合 10)～12) 

写真 1.3：圧着部離間状況 10)～12) 
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(3) 柱梁接合部せん断実験 

久保山ら 13)14)は PC 圧着関節工法を用いた十字形架構接合部せん断実験および比較のた

めに RC 造の実験を併せて行い，以下の知見を得ている． 

① 接合部せん断ひび割れ強度は，梁プレストレス力とコンクリートの引張割裂強度を用

いて主応力方向を考慮することによって概ね評価できる． 

② PC 圧着関節工法の柱梁接合部せん断耐力は，既往の靭性指針による RC 造接合部信頼

強度算定式を用いた場合大きく安全側となる．また，少なくとも梁プレストレスカの 4

割程度の耐力上昇が見込まれる． 

③ PC 圧着関節工法を用いた架構と RC 架構とでは，接合部内の応力状態が異なると考え

られ，本工法を用いた架構の接合部せん断耐力を評価するためには，せん断抵抗機構の

適切な評価が必要となる． 

 

岡野ら 15)は，柱梁接合部せん断耐力の評価方法に関する資料を得ることを目的として，

上記実験における柱梁接合部への入力せん断力をさらに大きくし，図 1.8 に示す柱梁接合部

のせん断破壊を意図した十字形架構実験を行っている．その結果，PC 試験体では RC 試験

体に比べ柱梁接合部入力せん断力が小さく，このことが PC 試験体の接合部せん断耐力が

RC 造に用いられている評価式を適用した場合に安全側で評価できる一因であると考えら

れるとしている． 

また，岡野ら 16)は，柱梁接合部せん断抵抗機構を明らかにするために，3 次元有限要素法

解析を行っている．結果，PC 圧着関節工法を用いた柱梁接合部では，図 1.9 に示す様に接

合部中央コンクリートにおける損傷が RC 造接合部に比べて少なく，健全な圧縮ストラッ

トを形成するため，RC 造に比べて相対的に接合部せん断耐力が上昇したと考えられるとし

ている． 

 

 
図 1.8：試験体配筋図 15) 
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(4) PC 鋼より線の付着性状に関する実験 

池澤ら 17)は，PC 圧着関節工法における PC 鋼より線において，付着性状を明らかにする

とともに，種々の条件下での付着性状に関する基礎資料を得ることを目的とし，試験体形状

を図 1.10 に示す PC 鋼より線の引き抜き実験を行っている．その結果，PC 鋼より線の付着

力は，プレストレス導入力の違いによる差はないことを示した．また，エポキシ被膜による

防錆コーティングを PC 鋼より線に施す場合，付着応力が若干小さく，付着⾧さが⾧くなる

ことを示した．そして図 1.11 に示す様に，十字形試験体の関節部における回転性状は，PC

鋼より線の歪分布から説明できるとし，PC 圧着関節工法における部材の変形性状を予測で

きる可能性を示した． 

 

 

図 1.9：接合部 y 方向中央断面における圧縮応力分布（最小主応力分布）16) 

図 1.10：試験体形状 17) 
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また，池澤ら 18)は，図 1.12 および図 1.13 に示す様なシース管内に配線された PC 鋼より

線の本数を変動要因とした付着実験を行うことにより，PC 鋼より線の付着周⾧の評価方法

を提案している．さらに，鋼製シース管の有無による付着性状への影響を明確にし，異形 PC

鋼棒の付着性状との差異を示すことで，弾性付着が部材の弾性回転を形成するのに有効で

あることを検証している．その結果，以下の知見を得ている． 

① シース管内に複数本の PC 鋼より線が配線された場合における付着周⾧は，1 本あたり

の付着周⾧の本数倍で評価できることを示した． 

② PC 鋼より線の付着性状は，付着⾧さが⾧く，また，付着⾧さ全域にわたってτ＝

1.0N/mm2 程度のほぼ一定の付着応力度が生じるものである． 

③ プレストレス導入された PC 鋼より線がもつ弾性的な付着性状が，本工法の部材関節部

における弾性回転の性能を形成させるために必要な要因であることを検証した． 

④ 鋼製シース管の有無による付着性状への影響は見られなかった． 

 

 

 

 

図 1.11：モーメント（M）―回転角（θc）曲線比較 17) 

図 1.12：付着周長の設定（例）（PC 鋼より線 5 本の場合）18) 
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西村ら 19)は，グラウト強度の違いが付着性状へ与える影響を把握するとともに，図 1.14

に示す様に PC 鋼より線の本数を 10 本に増やした場合の付着周⾧の設定方法を再検討する

ことを目的として，PC 鋼より線の付着実験を行っている．その結果，PC 鋼より線を 10 本

配置した場合でも，付着周⾧は PC 鋼より線 1 本の付着周⾧の本数倍で評価できることを

示した．また，グラウト強度によらず PC 鋼より線の最大付着応力度は 1.1～1.4/mm2 程度

で，概ね 1.1N/ mm2 とほぼ一定であることを示した． 

 

 

 

 

図 1.13：試験体形状 18) 

図 1.14：試験体形状 19) 
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池澤ら 20)は，これまでの実験結果から PC 鋼より線の付着特性を評価し，図 1.15 に示す．

PC 鋼より線の引張力 Pʷ伸び出し量δ関係を予測する付着特性モデルを提案している． 

 

 

 

 

(5) ト形柱・梁部分架構の実験 

中井ら 21)23)は，PC 圧着関節工法の卜形架構における復元力特性および損傷制御効果を明

らかにすること，また，その柱梁接合部せん断耐力を把握することを目的とし，図 1.16 に

示す試験体の柱梁卜形部分架構実験を行っている．その結果，以下の知見を得ている． 

① ト形架構も十字形架構同様，弾性的に回転する関節部を形成し損傷を圧着関節部のみに

留め，RC 試験体よりも部材一般での部損傷制御効果に優れていることを検証した． 

② PC 圧着関節工法を用いた卜形架構は，残留変形の少ない原点指向型の非線形弾性の復

元力特性となることを検証した． 

 

 

図 1.15：歪度分布モデル 20) 

図 1.16：試験体配筋 21) 
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竹内ら 22)23)は，上記実験において以下の知見を得ている． 

① PC 鋼より線の付着性状を適切に評価することで，ト形部分架構の骨格曲線を得ること

ができる． 

② PC 圧着関節工法の柱・梁接合部ひび割れ強度は，既往の靭性指針による RC 造の接合

部せん断ひび割れ強度式に梁プレストレス力の 50%を考慮することで概ね評価できた．

また，柱梁接合部せん断耐力は既往の靭性指針による RC 造の接合部せん断強度式を用

いた場合，大きく安全側の評価となる． 

 

(6) 士形架構実験 

坂上ら 24)25)は，図 1.17 に示す試験体の十字形部分架構および柱脚部を含む『士形』架構

実験を行い，その構造性能について検討を行っている．その結果，士形架構は，梁端部およ

び柱脚部に PC 鋼材の伸び出しによる弾性回転を形成し，損傷を圧着部に限定していること

から損傷制御効果を有している．また，士形架構は，残留変形のほとんど生じない原点指向

型の非線形弾性の復元力特性を示すとしている．さらに PC 鋼材の歪分布は，図 1.18 に示

す様に危険断面を頂点とした緩やかな歪勾配を持つ三角形分布となるとしている． 

 

 

 

 

試験体 No.2 の柱プレストレス力は試験体 No.1 の 1.5 倍 

図 1.17：試験体詳細 24)25) 
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瀬戸ら 25)26)は，上記の士形架構実験結果から士形架構の層せん断力 Qʷ層間変形角 R 関

係のモデル化を行っている．まず，図 1.19 および図 1.20 に示す梁端部および柱脚部の圧着

部モーメント M―回転角θ関係のモデル化により圧着部の M―θ関係を求め，図 1.21 に示

す QʷR 関係を求めた． 

 

 

 

 

 

図 1.18：鋼材の歪分布 24)25) 

図 1.19：断面内の応力状態（離間前）25)26) 
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また，柱脚部の応力状態の把握を目的に 2 次元有限要素法解析を行い，図 1.22 に示す様

に PCaPC と PCaRC 試験体の柱脚部の応力状態が異なることを示している． 

 

 

 

 

 

図 1.20：離間後の危険断面の変形状態 25)26) 

図 1.21：骨格曲線の提案 25)26) 

図 1.22：柱脚部の圧縮応力分布（最小主応力分布）25)26) 
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(7) 床スラブ付き十字形骨組実験 

吉永ら 27)29)は，図 1.23～図 1.25 に示す PC 圧着関節工法を用いた床スラブ付き十字形骨

組実験を行い，その力学的挙動および損傷の把握，および床スラブ主筋にアンボンド PC 鋼

棒を用いてプレストレス力を床スラブに導入した場合の損傷制御効果について検討を行っ

ている．その結果，床スラブの損傷から，アンボンド PC 鋼棒を用いて床スラブにプレスト

レス力を導入した試験体は，床スラブ面にひび割れが拡散することを抑制し，損傷制御効果

に優れるとしている． 

 

 

 

 

 

 

 

図 1.23：加力装置 27)29) 

図 1.24：梁断面 27)29) 
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坂上ら 28)29)は，上記実験結果に関し，床スラブ付き十字形骨組において原点指向型の復

元力特性を示すとしている．特に，アンボンド PC 鋼棒を使用しプレストレス導入した試験

体では，床スラブが付いた場合でも残留変形を床スラブの無い試験体とほぼ同等に抑制で

きるとしている．また，床スラブおよび鋼材の抜け出しを考慮した断面解析を行い，図 1.26

および図 1.27 に示す様に関節部 Mʷθ関係および QʷR 関係を評価できるとしている． 

 

 

 

 

 

 

図 1.25：床スラブ配筋（No.2）27)29) 

図 1.26：左梁関節部モーメント―回転角関係（上端引張を正）28)29) 

図 1.27：層せん断力―層間変形角関係（解析結果比）28)29) 
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(8) 柱脚部実験 

中野ら 30)は，PC 圧着関節工法を確立するために，新たに 1 階柱脚部を想定した図 1.28

に示す試験体の実験を行っている．その結果，PC 丸鋼を用いて圧着した 1 階柱脚部におい

ても，関節部に弾性回転を形成させることで残留変形の小さい原点指向型の復元力特性を

有し，高い損傷制御効果を実現させることが可能であることを示した． 

 

 

 

 

(9) PC 丸鋼の付着特性に関する実験 

今井ら 31)は，上記の柱脚部実験から PC 丸鋼の付着性状を明らかにし，図 1.29 に示す付

着応力度と歪分布のモデル化を行うことで，PC 丸鋼の引張力 P 一伸び出し量δ関係を予測

する評価方法を提案している．また，PC 丸鋼の付着特性に関して以下の知見を得ている． 

① 付着応力度はτmax＝1.8N/mm2 で一定となり，その後τ＝0.8N/mm2 に減少する． 

② 導入プレストレスカ，軸力および PC 丸鋼の配筋位置による影響はない． 

 

図 1.28：試験体詳細 30) 
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加藤ら 32)は，図 1.30 に示す試験体による PC 丸鋼の付着実験を行い，関節部の回転性能

を支配している PC 鋼材(PC 丸鋼，PC 鋼より線)の付着特性の評価方法を示している．そ

して，PC 丸鋼の付着実験において，付着応力度は載荷時でτmax＝1.4N/mm2，除荷時でτ

＝ʷ0.6N/mm2 を示したとしている． 

 

 

 

 

 

図 1.29：歪分布モデル 31) 

図 1.30：試験体配筋 32) 
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今井ら 33)は，関節部の回転性能を支配している PC 丸鋼および PC 鋼より線の付着特性

を明確化し，図 1.31 の様にモデル化を行うことで関節部回転性能の評価方法を示している． 

 

 

 

 

(10) 復元力特性のモデル化および地震応答解析 

北爪ら 34)は，図 1.32 に示す非線形弾性型の復元力特性を有する PC 圧着関節工法を用い

た架構に制振デバイスを組み込んだ建物について地震応答解析を行い，その応答性状を検

討している．その結果，図 1.33 に示す様に，PC 圧着関節工法架構に適切な耐カ・剛性を設

定したスリップ型の制振デバイスを組み込むことで大きな制振効果を得ることができ，ま

た，建物全体の耐力を変えずに，おおよそ目標とする応答値内に収めることができる可能性

があるとしている． 

 

 

 

 

図 1.31：PC 鋼材の歪分布モデル 33) 

図 1.32：建物本体、制震デバイス復元力特性 33) 
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図 1.33：耐力の組み合わせと各階最大応答層間変形角 34) 
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西村ら 35)は，PC 鋼より線と PC 丸鋼の付着特性モデルを併せて用いることで，図 1.34 に

示す PC 圧着関節工法を用いた柱脚関節部および柱梁関節部の復元力特性を提案した．そし

て提案した復元力特性モデルは，柱梁関節部・柱脚関節部ともに，断面解析により求めた曲

げモーメント M が若干小さく評価されているものの，概ね適合性は良いとしている． 

 

 

 
図 1.34：復元力特性モデル概念図 35) 
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坂上ら 36)～39)は，文献 31)において提案した Mʷθ関係基準履歴を基に図 1.35 および図

1.36 に示す Mʷθ関係履歴のモデル化を行っている．また，図 1.37 に示す様に既往の試験

体 24)25)の層せん断力 Qʷ層間変形角 R 関係と比較することでモデルの精度を示している． 

 

 

 

 

 

 

図 1.35：載荷および包絡線からの除荷履歴モデル 23) 

図 1.36：再載荷および再載荷曲線からの除荷履歴モデル 23) 
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さらに，陶山ら 40)は，図 1.38 に示す PC 圧着関節工法を用いた建物の圧着面に図 1.39 に

示すその履歴関係を有する回転バネを適用し，時刻歴応答解析を行って骨組解析に適用可

能であることを示している． 

 

 

 

図 1.37：解析モデルおよび解析結果 24)25) 

図 1.38：対象建物の軸組 40) 
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(11) 外付け耐震補強の接合部に関する研究 

黒沢，白井ら 41)42)は，図 1.40 に示す新設した PCaPC 造のフレームと既存建物間の接合

部におけるせん断伝達力において，図 1.41 に示す試験体形状の接着系アンカーと PC 鋼棒

を用いた実験を行っている．従来 PC 鋼棒にはダボ抵抗は期待せずに，摩擦抵抗のみによ

ってせん断力を伝達するものとしているが，著者らは，PC 鋼棒の摩擦抵抗の導入緊張力分

を除いた残存耐力をダボ抵抗として評価している．実験の結果，接着系アンカーに PC 鋼棒

を併用した場合において，PC 鋼棒の摩擦抵抗と接着系アンカーのダボ抵抗および PC 鋼棒

のダボ抵抗を累加したせん断抵抗の評価式を提案している． 

 

 

 

 

図 1.39：圧着面の M－θ関係 Elcentro 50(cm/sec)40) 

図 1.40：PCaPC 外付けフレーム耐震補強イメージ 41)42) 
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石田ら 43)は，接合部の応力伝達メカニズムを考慮した合理的な設計法を確立するために，

基礎的な検討として，図 1.42 および図 1.43 に示す複合応力下における接着系アンカーの既

往の実験を対象にして，図 1.44 に示す要素分割で 3 次元 FEM 解析を行った．その結果，

以下の知見を得ている． 

 

 

 

 

図 1.41：試験体形状 41)42) 

図 1.42：Details of specimens (unit:[mm]) 43) 
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① マニュアル 6)で制限されている水平変形量の 2 倍である相対水平変位 4.0mm までを

解析の対象範囲として単調載荷解析を行なった結果，せん断力ʷ相対水平変位関係で

実験結果を概ね精度よく再現することができた． 

② アンカーボルトの曲率は，いずれの試験体も接合面からコンクリート側は 2da，グラ

ウト側は 1da の位置で最大となり，相対水平変位 2.0mm 時ではコンクリート側 3da 

からグラウト側 2da までの 5da の範囲が降伏する．ダボ変形の中心は接合面よりコ

ンクリート側となり，コンクリート圧縮強度が大きくグラウトの圧縮強度との差が小

さくなると接合面に近くなる．コンクリート圧縮強度が大きく支圧応力が上昇すると，

コンクリート側 1da の位置の曲率が増加し，グラウト側の曲率の最大値も増加する．

また，アンカー径が大きくなると曲率は全体的に小さくなり，アンカーボルトの曲げ

変形が抑制される． 

③ せん断力のみを与えた試験体シリーズでは Mises 応力度は材軸に対して対称に分布

図 1.43：Loading setup (unit:[mm]) 43) 

図 1.44：Mesh of FEM model 43) 
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するのに対し，せん断力と引張力を与えた試験体シリーズでは軸応力比の増大に伴い

引張側の Mises 応力度が上昇する．つまり，軸応力比の増大によりアンカーボルトの

断面内では引張応力度が上昇し支配的になるため，早期に降伏する．したがって，断面

内に生じるせん断応力度が減少し，せん断力のみを与えた場合に比べ，せん断耐力が

低下する． 

④ 載荷軸を通る鉛直面のコンクリートのひび割れ性状は，せん断力のみを与えた試験体

ではダボ変形によるひび割れが顕著である．一方，せん断力と引張力を与えた試験体

ではダボ変形によるひび割れに加え，接合面から 3da より深い位置で引張力による水

平方向のひび割れが生じ，軸応力比が大きいほど損傷する． 

⑤ コンクリートが圧縮軟化する範囲に関して，鉛直面に着目すると，Fc=15.0，21.0 では

接合面から 2da まで，Fc=9.0 では 3da までが圧縮軟化し，アンカー径およびコンク

リート圧縮強度が大きいほど広範囲で圧縮軟化する．また接合面では，せん断力のみ

を与えた試験体はアンカーボルト断面の中心から 1da，せん断力と引張力を与えた試

験体は 0.5da が圧縮軟化し，引張力が作用すると圧縮軟化する範囲は小さくなり，支

圧による損傷は抑制される． 

⑥ 接合面付近におけるコンクリートの最小主応力度分布より，アンカー径およびコンク

リート圧縮強度が大きいほど，コンクリートの支圧応力は上昇する．また最小主応力

度の絶対値の最大値はコンクリート圧縮強度および軸応力比が大きいほど増大する．

引張力が作用する場合は軸応力比の増大に伴い接合面から深い位置で最大値が生じ，

コンクリート内部では補強鉄筋による拘束効果が得られるため，最小主応力度の最大

値が大きくなる． 

 

(12) 直付け外側耐震補強に関する研究 

田口ら 44)は，図 1.45 に示す鉄骨コンクリート合成構造(CES 構造)を既存 RC 建物に接合

鉄筋(接着系アンカー)を介して取り付ける CES 外付耐震補強工法において，図 1.46 に示す

試験体形状により接合鉄筋の本数をパラメータとして動的載荷実験を行っている．その結

果，以下の知見を得ている． 

① 接合鉄筋を従来の設計に基づいた量とした場合と，その 0.7 倍および 0.5 倍とした場合

について比較した結果，破壊性状，補強部と既存部のずれ量等に大きな差異は認められ

ない． 

② CES 外付耐震補強 RC フレームは接合鉄筋の本数に拘わらず，いずれもエネルギー吸収

性能に優れた安定した履歴性状を示す．しかし，接合鉄筋の本数を多量に打設すること

によって大変形時において既存 RC 部材の損傷を促進させ，耐力劣化を助⾧する可能性

がある． 

③ 既存 RC 部と CES 補強部の接合面におけるずれ変形は，最大強度時(R=0.015rad.)まで

ほとんど認められない． 
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④ CES 外付耐震補強 RC フレームの終局強度は，既存 RC 部材の終局強度計算値と CES

補強部材の一般化累加強度理論による曲げ終局強度計算値を単純累加することによっ

て評価することができる． 

 

 

 

 

 

 

  

図 1.45：CES 外付耐震補強工法の概要 44) 

図 1.46：補強フレーム試験体の形状 44) 
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1.3 研究目的と論文の構成 

 本研究では，PC 圧着関節架構およびそれを用いて外付け耐震補強した既存 RC 構造物の

構造性能を実験と解析により明らかにすることを目的とする． 

本論文は，下記の全 5 章で構成する． 

 

第 1 章「序論」では，1981 年の新耐震設計法の施行を背景として，それ以前に建設され

た既存 RC 造不適格建築物を事例とし，「建築物の耐震改修の促進に関する法律」(以下，耐

震改修促進法)の施行の背景と目的を述べる．次に，耐震診断および耐震改修の実用と改修

工事中にも室内の継続使用を可能とする外付け耐震補強の有用性を述べ，プレキャストプ

レストレストコンクリート圧着関節架構（以下，PC 架構）を用いることを提案する．既存

RC 構造物に RC スラブおよび直交梁を介して PC 架構を取り付ける場合には，既存 RC 構

造物と PC 架構が離れていることにより生じる偏心曲げモーメントの影響も含めて，RC ス

ラブおよび直交梁に作用する各種応力の把握が重要であることを示す．また，既往の研究で

は PC 圧着関節架構の研究，外側直付け耐震補強の研究，シアコネクターおよび接合部の研

究について整理する．また，本研究の目的と論文構成を示している． 

 

第 2 章「PC 梁圧着関節部の回転性能」では，PC 梁圧着関節部の実験と解析を行い，そ

の回転性能を把握している．まず，PC 鋼材鉄筋係数 q を 2 種類とした PC 梁片持ち試験体

の正負交番繰り返し載荷実験を行い，損傷性状，履歴特性，残留変形，水平変形，曲げせん

断を受ける PC 鋼より線の歪度性状に関して述べている．次に，平面保持を仮定して PC 鋼

より線の付着特性を考慮した PC 梁圧着関節部の断面解析を行い，PC 梁圧着関節部の曲げ

モーメント Mʷ回転角θ関係の実験結果と解析結果との比較検討を行っている．また，そ

の解析手法を用いて，q，PC 梁の断面形状，PC 鋼より線の降伏応力度に対する導入プレス

トレス Pi/Py をパラメータとした解析を行い，それらの変動による PC 梁圧着関節部の回転

性能の違いを示している．最後に，診断基準 2)に記載されている PC 梁圧着関節部の最大曲

げモーメント Mmax 時の強度寄与係数αj と Mmax 時の回転角θmax の関係を明らかにしてい

る． 

 

第 3 章「1 層 2 スパンの PC 圧着関節架構の構造性能実験とその外付け耐震補強効果の解

析検討」では，PC 架構の構造性能を把握し，その外付け耐震補強効果を検討している．ま

ず，1/2 スケール 1 層 2 スパンの PC 架構の繰り返し水平載荷実験を行い，外柱と中柱の損

傷性状，架構の履歴特性，PC 圧着関節部の回転性能などを示している．次に，第 2 章で用

いた回転バネを配置して架構の骨組解析を行い，実験結果と解析結果の比較検討を行って

いる．更に，既存 RC 建築物に PC 架構で外付け耐震補強した事例について，PC 圧着関節

部にその回転バネを用いて復元力特性のモデル化を行い，PC 架構で外付け耐震補強した

RC 構造物の地震応答解析を行い，RC スラブおよび直交梁を介して取り付けるその固定度，



 第 1 章 序論 

1-34 

 

および補強構面数の違いにより PC 架構による補強効果に関して述べている． 

 

 第 4 章「PC 圧着関節架構に RC スラブを介して取り付けた RC 架構の繰り返し載荷実験」

では 1/2 スケール 1 層 2 スパンの既存 RC 架構に RC スラブと直交梁を介して PC 架構を

取り付けた試験体(以下，連結試験体)および単体の既存 RC 架構試験体に対して繰り返し載

荷実験を行い，架構，連結スラブおよび直交梁の構造性能と補強効果を照査している．既存

RC 架構の梁に正負交番繰り返し水平載荷を与え，実験から各架構が負担する層せん断力 Q

を把握している．また，既存 RC 架構のコンクリート圧縮強度をパラメータとし，架構の単

体試験体と PC 架構と連結した連結試験体の損傷性状，履歴特性，PC 圧着関節部の回転角

θに関しても検討を行っている．次に，連結する RC スラブの損傷性状，せん断応力度τʷ

せん断変形角γ関係，シアコネクター，スラブ筋および直交梁の軸方向鉄筋の歪度性状に関

しても検討を行っている．その際に RC スラブのτʷγ関係は，各架構と RC スラブの接合

要素のせん断バネと RC スラブ面内方向のせん断バネを直列配置したモデルで，実験結果

と比較検討を行っている．加えて，RC スラブの面外変形が RC スラブの剛性低下に及ぼす

影響と，既存 RC 架構が捩れたことで RC スラブには付加曲げモーメントが作用したことか

ら，既存 RC 架構の捩れ挙動が連結スラブに及ぼす影響の考察を行っている．最後に，既存

RC 架構と PC 圧着関節架構の単体試験体と連結試験体の QʷR 関係の比較，既存 RC 架構

の靭性指標 F2)の変形時における PC 圧着関節架構の Q と強度寄与係数αe の検討，架構の

累加耐力の評価の妥当性の検討を行っている． 

 

第 5 章「結論」では，各章で得られた知見を述べている． 
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2.1 はじめに 

PC 圧着関節架構の既往の研究 1)から，PC 柱および PC 梁にはひび割れを発生させる以

前に柱と梁の PC 圧着関節部の離間を許容することで，履歴特性は良好に 2 次剛性に移行

し，最大耐力は文献 10)11)による曲げ終局耐力算定式を用いて安全側に評価ができた． 

次に既往の研究 2)では，PC 梁圧着関節部の回転性能は内在する PC 鋼より線とグラウト

との付着が大きく影響すると考え，PC 鋼より線とグラウトの付着実験(PC 鋼より線の繰り

返し引張実験)を行い，PC 鋼より線の付着⾧さは PC 鋼より線の周⾧に起因すること，付着

応力に復元力特性があることが確認し，その規則性から付着特性モデルを提案している． 

既往の研究 1),3)～6)の実験で用いられた試験体 5 体の Mʷθ 関係(十字型 PC33-90 および

PC55-90，ト型 PC33-90 および PC66-50，士型 PC33-90No.1)の実験結果は，復元力特性

モデルを用いた断面解析によって良好に表現することが報告されている． 

PC 圧着関節架構は，PC 梁圧着関節部が離間するまでは弾性挙動を示し，PC 鋼材量およ

び PC 鋼材の降伏応力度に対する導入プレストレスの比率により，曲げ破壊耐力時の変形を

コントロールすることができる．PC 圧着関節架構の挙動は，PC 梁圧着関節部の回転挙動

により支配されるので，これを精度良く評価することが設計法の確立にとって重要なポイ

ントとなる． 

PC 部材断面の曲げ終局強度 Mu を算定する上で規準・解説・指針 7)～9)には，PC 鋼材の

引張降伏荷重がコンクリートの圧壊に先行することを前提とした評価式が示されており，

その目安として部材断面積と部材のコンクリート圧縮強度の積に対する，PC 鋼材量と PC

鋼材降伏荷重の積の比率を表す PC 鋼材鉄筋係数 q あるいは qpr が記載されている． 

規準 7)では，PC 鋼材鉄筋係数 q が部材断面の曲げ破壊時に至るまでの靭性と密接な関係

を持っており，その値が大きくなると靭性は小さくなるため，式(2.1)のように制限するこ

とが望ましいとされている． 

 

q≤0.3 式(2.1) 

q＝p·σsy/Fc 式(2.2) 

＝As·σsy/(b·d·Fc)  
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p ：PC 鋼材鉄筋比(As/bd：As は PC 鋼材断面積(mm2)) 

σsy ：PC 鋼材の規格降伏点強度 (N/mm2) 

Fc ：コンクリートの設計基準強度 (N/mm2) 

 

また指針 9)では，コンクリート断面および普通鉄筋に対する平面保持を仮定した PC 梁断

面で，PC 鋼材が降伏すると同時に圧縮縁コンクリートのひずみが 0.3％に達する条件から

式(2.3)に qpr の上限値を定めている(図 2.1 参照)． 

qpr≤0.42dpb1 式(2.3) 

dpb1＝dpb/D  

dpb ：断面圧縮縁から引張側 PC 鋼材重心位置までの距離 (mm) 

D ：断面せい (mm) 

 

qpr＝(Tpc＋Tpy)/(b·D·σB) 式(2.4) 

Tpc ：圧縮側の PC 鋼材の引張力(＝Σapca·σpc) (N) 

Tpy ：引張側 PC 鋼材の引張力(PC 鋼材の降伏荷重) 

(＝Σapcb·σpy) 

(N) 

apca, apcb ：圧縮側 PC 鋼材の断面積，引張側 PC 鋼材の断面積 (N/mm2) 

σpc ：PC 鋼材の有効プレストレス応力 (N/mm2) 

σpy ：PC 鋼材の降伏応力度 (N/mm2) 

σB ：コンクリートの圧縮強度 (N/mm2) 

 

 

 

 

そこで本章では，PC 圧着関節架構における PC 梁圧着関節部の回転性能を PC 鋼材鉄筋

係数 q をパラメータとして検討を行う．また，PC 鋼材の降伏応力度に対するプレストレス

力 Pi＝0.5Py で，コーベルの突起する形状および PC 梁上下端の圧着面の位置が異なるディ

テールを持つ PC 梁圧着関節部の構造性能を把握することを目的とする．すなわち，以下の

図 2.1：曲げ終局強度 Mu 算定のための PC 鋼材応力の考え方（指針 9）より） 
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(1)～(3)の検討を行う． 

(1) PC 鋼材鉄筋係数 q を 0.2(実設計において比較的大きいレベル)および 0.3(規準 7)の

上限値)とした PC 梁圧着関節部の片持ち試験体による構造性能実験を行い，損傷性

状とせん断力 Qʷ部材角 R 関係を把握する． 

(2) 復元力特性モデルを用いた数値解析により下記の①～③について実験値との比較検

討を行う． 

① PC 梁圧着関節部の曲げモーメント MʷPC 梁圧着関節部の回転角θ関係 

② 荷重の増大に伴う PC 梁圧着関節部の PC 梁の離間開始位置 

③ 曲げせん断を受ける時の PC 鋼より線の歪度性状 

(3) パラメータ解析を行い，下記の①～③が最大曲げモーメント Mmax，Mmax 時における

回転角 θmax，残留回転角θR に及ぼす影響を把握する． 

① q＝0.05～0.60 の変動による影響 

② 部材断面積は同様に，梁幅 b および梁せい D の変動による影響 

③ PC 鋼材の降伏荷重に対する導入プレストレスの比率 Pi＝0.35Py～0.70Py の変動

による影響  
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2.2 PC 圧着関節架構の片持ち PC 梁の構造性能実験 

2.2.1 試験体概要 

 試験体は既往の研究 1)の PC 梁断面形状，梁⾧，その他ディテールと同様とした片持ち

PC 梁であり，コンクリートの設計基準強度 Fc＝60N/mm2 とし，PC 鋼材鉄筋係数 q をパ

ラメータとした下記の 2 体を計画した．なお q は式(2.2)を用いて算定している． 

(1) C-PC44：q＝0.2(実設計において比較的大きいレベル) 

(2) C-PC66：q＝0.3(規準 7)の上限値) 

※ ここで，試験体名称については「C」は片持ち梁を示し，「44」および「66」は試験体

に PC 鋼材(PC 鋼より線)が上下段にそれぞれ 4 本ずつおよび 6 本ずつ配線しているこ

とを示す． 

 

 図 2.2 に試験体形状および断面，表 2.1 に試験体諸元，表 2.2 にセメント系圧縮強度試験

結果，表 2.3-1 に普通鉄筋の引張強度試験結果，表 2.3-2 に PC 鋼より線の引張試験強度結

果の力学的特性を示す． 
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図 2.2：試験体形状および断面 
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試験体は PC 圧着関節架構の PC 梁圧着関節部を切り出し，十字形部分架構試験体 3)：

PC55-50(-0.18)および PC55-90(-0.18)の梁部分をベースに，実大の約 1/2.5～1/3 スケール

で梁断面を b×D=230×420mm，せん断スパンを a=1260mm とした．スタブは十分に剛強

とし，スタブと PC 梁は 1 次ケーブルを用いず 2 次ケーブルによるポストテンション方式

のプレストレスとした．試験体 2 体共にせん断余裕度を 2.0 以上確保し，スタブは PC 鋼よ

り線の定着⾧さが PC 梁試験区間と同様に合わせ，曲げ剛性を十分に確保した．その他，試

験体製作手順を以下に記す． 

 

スタブの製作 

① コーベルを設けた形状で鉄筋かごを配筋した． 

② PC 鋼より線用の 2 本のシースを配置した． 

③ 2 体分の木製型枠を組み立て，Fc60 のコンクリートを打設した． 

・ コンクリート打設後に蒸気養生 

・ コンクリート打設 1 日後に脱型 

 

PC 梁の製作・架設・圧着接合 

① PC 梁端部にコーベルに対応する形状で鉄筋かごを配筋した 

② PC 鋼より線用の 1 列 2 段のシースを偏心が無いように直線に配置した． 

③ 鋼製型枠を組み立て，Fc60 のコンクリートを打設した． 

なお，梁 2 本の製作に鋼製型枠 1 セットで 2 回転を下記の手順で行った． 

・ コンクリート打設後に蒸気養生 

・ コンクリート打設 1 日後に脱型 

・ 型枠を清掃および剥離剤を塗布 

・ 上記①および②が完了後に型枠を組み立て次の梁のコンクリートを打設 

④ スタブに PC 梁を架設した． 

⑤ PC 梁圧着関節部に 10mm の設けた目地に無収縮モルタルを充填した． 

⑥ PC 梁のσB≧36N/mm2 かつ無収縮モルタルσM≧50N/mm2 確認後に 2 本のシース内

に PC 鋼より線(SWPR7BL)を通線し圧着接合した．その際のプレストレス量は PC

梁幅
b(mm)

梁せい
D(mm)

設計基準
強度Fc

(N/mm2)

主筋 スタラップ 鋼種 材種 径
規格降伏
耐力Py
(kN/本)

本数

C-PC44
上端：4本
下端：4本

0.22

C-PC66
上端：6本
下端：6本

0.32

156

PC鋼材
鉄筋係数

q

7本より
12.7mm

SD295A

鉄筋部材

230 420

　上端
　　6-D10
　下端
　　6-D10

　PC梁基端部
　　□-D10@35
　PC梁一般部
　　□-D10@80

60
SWPR
7BL

試験体

PC鋼材(PC鋼より線)

表 2.1：試験体諸元 
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鋼より線に貼付した歪ゲージによる値の平均値を用いて歪度管理を行い，規格降伏荷

重時歪度に対して概ね Pi＝0.5Py(=78kN/本，Py：156kN/本)に相当する荷重を導入し

た．C-PC44 は上段：306kN，下段：320kN で合計 626kN，C-PC66 は上段：462kN，

下段：484kN で合計 946kN のプレストレス導入力とした． 

⑦ シース内に FG≧30N/mm2 のグラウトを充填した． 

 

 

 
 

 

 
※降伏強度は上降伏点を示す． 

 

 

 
 

 

  

試験体 材料
圧縮強度

(N/mm2)

ヤング係数

(N/mm2)

材令
(日)

コンクリート 67.2 37264 36

グラウト 42.4 13560 30
無収縮モルタル 90.4 26700 34

C-PC44
C-PC66

試験体 材質 呼び径
降伏強度

σy(N/mm
2
)

降伏歪度

εy(μ)

引張強度

σu(N/mm
2
)

破断伸び
(％)

ヤング係数

Es(×105)

(N/mm2)

C-PC44
C-PC66

SD295A D10 356 1973 521 17.7 1.83

試験体 材質 径

規格降伏
耐力

σpy_standard

(N/mm2)

規格降伏
耐力時の

歪度

εpy_standard

(μ)

0.2％
オフセット
降伏耐力

σpy

(N/mm2)

0.2％
オフセット
降伏耐力
時の歪度

εpy(μ)

引張強度

σpu

(N/mm2)

破断伸び
(％)

ヤング係数

Ep(×105)

(N/mm2)

C-PC44
C-PC66

SWPR
７BN

12.7φ 1580 7740 1585 9545 1861 11.4 2.10

表 2.2：コンクリート、グラウト、無収縮モルタルの力学的特性 

表 2.3-1：普通鉄筋の力学的特性 

表 2.3-2：PC 鋼より線の力学的特性 
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2.2.2 実験方法 

載荷方法 

図 2.3 に載荷装置およびセットアップ状況を示す．PC 梁への載荷は地震時に水平力が作

用した場合を再現するために 1000kN 油圧ジャッキ 2 基を用いて，梁の反曲点位置にせん

断力を与え，図 2.4 に示すようにせん断力 Q と部材角 R を想定した．スタブにも油圧ジャ

ッキを用いて PC 梁載荷時に転倒を起こさないように強固に固定した． 

図 2.5 に載荷サイ クルを 示す．載荷は 梁載荷点で の変 位制 御とし ，梁 の部材角

R=±1/400rad.を 1 回繰り返した後，R=±1/200 rad.，±1/100rad.，±1/66rad.，±1/50 

rad.，±1/100 rad.を 2 回ずつ繰り返し，±1/33rad.を１回繰り返した後に±1/25rad.まで正

負交番繰返し載荷とした．なお，正載荷時には PC 梁圧着関節部の上端の目地離間，負載荷

時には下端の目地離間を目的に計画とした． 

 

 

 
 

 

 

 

負載荷 

正載荷 

1:試験体，2:1000kN ジャッキ(加力用)，3:1200kN ジャッキ(反力用) 
4:ロードセル，5:PC 鋼棒 

図 2.3：載荷装置およびセットアップ状況 

R＝δ/L 

Q：梁せん断力 

R:梁の部材角 

L：梁スパン（1365mm） 

δ：梁加力点変位 

δ 

Q 

L 

 

 

図 2.4：Q-R 関係モデル 
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計測方法 

 図 2.6(a)，(b)に変位測定箇所を示す．変位測定は，梁曲げ変形，スタブと PC 梁圧着関

節部の相対変形，回転変形を測定する．各変形は試験体片面のみとし，梁載荷点変位につい

ては載荷時の制御点であることから表裏両面で測定を行った． 

 

 

 

 

 

 

-0.04

-0.03

-0.02

-0.01

0

0.01

0.02

0.03

0.04

部
材

角
R
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1/200
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図 2.5：載荷サイクル 

（a）試験体全体 

（b）圧着接合部 

図 2.6：変位測定位置 
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PC 鋼より線の歪度計測 

 図 2.7 に PC 鋼より線の歪ゲージ貼付模式図を，図 2.8 に各試験体歪度計測位置を示す．

歪度は PC 鋼より線，梁主筋，柱主筋，梁およびスタブのせん断補強筋に歪ゲージを貼付し

て測定する．PC 鋼より線への歪ゲージの貼付は，一定の間隔で 1 本の素線を辿って各測定

点につき 2 本行った．ここで使用した PC 鋼より線は，素線 1 本ずつがエポキシ樹脂によ

りコーティングされているため，その測定点の歪ゲージはエポキシ防錆被膜を局所的に剥

がし取り，図 2.7 に示すように素線の流れ方向(PC 鋼より線の軸に対して斜め方向)に貼り

付けた．また，歪ゲージの防水養生は面積が可能な限り小さい局所的なものとした．なお，

材料試験結果のヤング係数も同様の方法で計測した歪度を用いて求めている． 

 

 

 

 

  

H2-T,C,B

H3-T,C,B

C1-T,C,B

100 100 200200 200200 400400610 610

SC1

SC3

1 2 3 4 5 6 7 8 9

1 2 3 4 5 6 7 8 9

梁一般部断面図 コーベル部断面図

素線A

素線B

PC 鋼 よ り 線 ゲ ー ジ 名 称 例

SC2
1 2 3 4 5 6 7 8 9

SC4
1 2 3 4 5 6 7 8 9

SC1

SC3

SC2

SC4

H1-T,C,B

H6-C

C2-T,C,B

H4-T,2T,C,B

H5-C

H4-T(top)

H4-2T(2nd top)

H4-C(center)

H4-B(bottom)

H1-T(top)

C1-C(center)

C1-B(bottom)

H1-C(center)

H1-B(bottom)

C1-T(top)

SC1-1A

SC1-1B

歪ゲージ：同一素線上に貼付 

エポキシ防錆被膜 

素線 

素線 

エポキシ防錆被膜 
歪ゲージ 

図 2.7：歪ゲージ貼付模式図 

図 2.8：歪度計測位置 
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2.2.3 諸耐力の算定 

表 2.4 に試験体の各部材の諸耐力計算値一覧および算定式 7)8)を以下に示す．また，PC 鋼

材係数 q を算出する際に，図 2.1 および式(2.4)には圧縮側の PC 鋼材が圧縮域 xn の範囲内

であるため有効プレストレス力のみとされているが，本試験体は材料強度に規格値で計画

し C-PC44 は xn の範囲外で，C-PC66 はシースが 3.4mm ほど xn の範囲内に及んでいるも

のの PC 鋼材芯は範囲外であるため，式(2.5)に示す PC 鋼材は上下段共に降伏耐力を用い

た．曲げ離間モーメントと曲げ終局耐力は PC 梁圧着関節部を示しており，主筋は考慮して

いない． 

 

 

 
 

PC鋼材鉄筋係数q 

 表2.1に示すように，試験体計画時におけるPC鋼材鉄筋係数は式(2.5)を用いて規格値に

よるC-PC44はq＝0.22，C-PC66はq＝0.32，材料の力学的特性により実測値によるとC-

PC44はq＝0.19，C-PC66はq＝0.29とした． 

 

q =
Aଵ ⋅ σ୷ଵ + Aଶ ⋅ σ୷ଶ

b ⋅ d ⋅ Fୡ
 式(2.5) 

A1 ：引張側 PC 鋼材断面積 (mm2) 

A2 ：圧縮側 PC 鋼材断面積 (mm2) 

σy1 ：引張側 PC 鋼材規格降伏強度 (N/mm2) 

σy2 ：圧縮側 PC 鋼材規格降伏強度 (N/mm2) 

b ：梁幅 (mm) 

d ：梁有効せい (mm) 

Fc ：コンクリート設計基準強度 (N/mm2) 

 

曲げ離間モーメントbMcr 

 プレストレスコンクリートの曲げひび割れモーメントを鉄筋の繋がっていないPC梁圧着

関節部の曲げ離間モーメントとして採用した． 

曲げ離間

モーメント

bMcr(kNm)

曲げ離間時
圧着関節部
せん断力

bQmcr(kN)

圧縮域

xn(mm)

曲げ

終局耐力

bMu(kNm)

曲げ降伏時
圧着関節部
せん断力

bQmu(kN)

せん断

終局耐力

bQu1(kN)

圧着面

せん断耐力

bQu2(kN)

PC鋼材係数
q

規格値 91 72 54.5 184 146 331 312 0.22

実測値 97 77 48.8 187 148 374 312 0.19

規格値 113 90 81.7 255 202 331 468 0.32

実測値 119 94 73.2 262 208 374 468 0.29

試験体

C-PC66

C-PC44

表 2.4：PC 梁部材諸耐力計算値一覧 
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 Mcr＝(5/3・0.07Fc＋Pe/Ac＋Pe・e/Ze)・Ze 式(2.6) 

   Pe ：有効プレストレス力 (N) 

e ：プレストレス力偏心距離 (mm) 

Ac ：PC 梁断面積 (mm2) 

Ze ：引張側に関する断面係数 (mm3) 

   Fc ：コンクリートの設計基準強度 (N/mm2) 

 

曲げ終局耐力bMu 

bMu= A୮ ⋅ σpy(dʷkଶ ⋅ x୬) + Aୱ ⋅ σsy(𝑑௦ʷkଶ ⋅ x୬) 

式(2.7) 

sy
2

ss
s

py
2

s db)}pq0.5r(q
d
d
{db)}pq0.5r(q{1 σ－σ－　 ≈  

c1

syspyp
n Fbk

AA
x


 σσ

＝  式(2.8) 

k1＝0.83，k2＝0.42  

p ：PC 鋼材の鉄筋比 ）（＝
db

A p


 

 

ps ：引張側普通鉄筋の鉄筋比 ）（＝
db

A s


 

 

q ：PC 鋼材の鉄筋係数 ）
σ

（＝ ｐ

c

y

F

p 
，q≦0.3 が望ましい 

 

qs ：引張側普通鉄筋の鉄筋係数 ）
σ

（＝
c

yss

F

p 
 

 

b ：梁幅 (mm) 

d ：コンクリート圧縮縁から緊張材重心までの距離 (mm) 

Fc ：PC 梁部材の設計基準強度 (N/mm2) 

p ：PC 鋼材の鉄筋比  

ps ：引張側普通鉄筋の鉄筋比  

q ：PC 鋼材の鉄筋係数で，q≦0.3 が望ましい  

qs ：引張側普通鉄筋の鉄筋係数  

Ap ：PC 鋼材の全断面積 (mm2) 

As ：引張側鉄筋の全断面積 (mm2) 

σpy ：PC 鋼材の規格降伏点強度 (N/mm2) 

σsy ：引張側鉄筋の規格降伏点強度 (N/mm2) 

ds ：コンクリート圧縮縁から引張側鉄筋重心位置までの距離 (mm) 
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r ：修正係数(＝1.0)  

xn ：圧縮域 (mm) 

 

曲げ降伏時のせん断力 

bQmu＝bMu/a 式(2.9) 

a ：せん断スパン(＝1260) (mm) 

 

せん断終局耐力bQu1 

bQu1= b ⋅ j଴ ⋅ p୵ ⋅୵ f୷ +
ୠ⋅ୈ

ଶ
(ν ⋅ Fୡʷ2p୵ ⋅୵ f୷)tanθ 式(2.10) 

tanθ＝ඨ൬
2M

Q ⋅ D
൰
ଶ

+ 1ʷ
2M

Q ⋅ D
 式(2.11) 

b ：梁幅 (mm) 

j0 ：圧縮鉄筋から引張鉄筋までの重心間距離 (mm) 

 

接合面において耐力に寄与する引張鉄筋を配置しない場合で，PC 鋼材とし
て丸鋼棒を使用する場合は，j0＝0 とする．また，PC 鋼材としてより線，ま
たは異形棒鋼を使用する場合は，j0 を圧縮側と引張側に配置した PC 鋼材間
の距離とする． 

Fc ：PC 梁部材の設計基準強度 (N/mm2) 

wfy ：せん断補強筋の規格降伏点強度 (N/mm2) 

ただし，wfy＞390N/mm2 のときは wfy＝390N/mm2 とする． 

pw ：重心軸位置での断面幅に対して計算されるせん断補強筋比 

 

ただし，pw≧0.002 とし，pw＞0.012 の場合，pw＝0.012 とする． 
接合面において耐力に寄与する引張鉄筋を配置しない場合で，PC 鋼材とし
て丸鋼棒を使用する場合は，pw＝0 とする． 

D ：梁せい (mm) 

M，Q ：規準 7)64 条表 5 に示す応力の組合せ，もしくは 72 条第 6 項に示すものと 
同様の方法で求めた部材最大モーメント及び部材最大せん断力 

ν ：コンクリートの有効係数(= α ⋅ L୰ ቆ1 +
σｇ‘

୊ౙ
ቇ) ただし，0.65＜𝜈＜1とする． 

1)(60/Fc ＜α　　α＝  
 

1)(L
D2Q

M
L rr ＜　　＝


 

 

σｇ‘＝ ୔బ

ୠ⋅ୈ
 (N/mm2) 
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 P0 ：有効プレストレス力 (N) 

 

圧着面のせん断耐力bQu2 

bQu2= 0.5P଴ 式(2.12) 

P0 ：有効プレストレス力 (N) 
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2.3 実験試験体の力学的性状 

2.3.1 損傷性状 

 写真 2.1(a)～(j)に部材角 R=1/200rad.，1/100rad.，1/66rad.，1/50 rad.，1/33rad.載荷終

了時の損傷状況を示す． 

 

C-PC44 

正載荷時 R=1/400rad.に向かうサイクルで上端目地部に離間が生じ，コーベル部右上角

に微細な圧縮斜めひび割れが発生した．負載荷時 R=1/200rad.に向かうサイクルで圧着面

から 1D の区間に曲げひび割れが生じ，正載荷時 R=1/100rad.に向かうサイクルで梁端部端

圧縮側(下端)かぶりコンクリートの圧縮ひび割れが発生した．また，正載荷時 R=1/100rad.

にて目地部の剥離を確認した．正載荷時 R=1/66rad. に向かうサイクルで梁端部の曲げ圧縮

破壊，負載荷時 R=1/66rad. に向かうサイクルで梁端部およびコーベル部の圧縮ひび割れが

進展し，曲げ圧縮破壊が生じた．その後負載荷時 R=1/33rad.において，上段の PC 鋼より

線が降伏歪度に達したことを確認した． 

 

C-PC66 

正載荷時 R=1/400rad.に向かうサイクルで上端目地部に離間が生じ，コーベル部右上角

に微細な圧縮斜めひび割れが発生した．負載荷時 R=1/400rad.に向かうサイクルで圧着面

から 1D の区間に微細な曲げひび割れが生じ，まもなくして目地部に離間が確認した．正載

荷時 R=1/200rad.に向かうサイクルで梁端部圧縮側(下端)かぶりコンクリートの圧縮ひび

割れが生じ，目地部の剥離が生じた．正載荷時 R=1/100rad. に向かうサイクルで梁端部下

端の曲げ圧縮破壊が生じ，負載荷時 R=1/66rad.に向かうサイクルで梁端部上端およびコー

ベル部の曲げ圧縮破壊が生じた．その後，負載荷時 R=1/50rad.および正載荷時 1/33rad.に

上下段の PC 鋼より線が降伏歪度に達したことを確認した． 
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(a)C-PC44(1/200rad.)               (f)C-PC66(1/200rad.) 

(b)C-PC44(1/100rad.)               (g)C-PC66(1/100rad.) 

(c)C-PC44(1/66rad.)               (h)C-PC66(1/66rad.) 
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(d)C-PC44(1/50rad.)               (i)C-PC66(1/50rad.) 

(e)C-PC44(1/33rad.)               (j)C-PC66(1/33rad.) 

図 2.9：PC 梁圧着関節部の損傷状況 
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2.3.2 せん断力Qʷ部材角R関係 

図2.10(a)～(d)に各試験体のせん断力Qʷ部材角R関係，図2.11に両試験体のQʷR関係の

比較，図2.12に残留部材角RRの推移を示す． 

 

C-PC44 

載荷開始後，初期剛性のまま直線的に耐力が上昇し，1/400rad.に向かうサイクルで目地

部が離間したことで徐々に剛性が低下し始めた．その後，剛性が二次勾配に移り耐力は上昇

し続け，1/100rad.に達する寸前で，PC梁部材に曲げひび割れが発生したことで若干剛性が

低下した．1/66rad.に向かうサイクルでPC梁の曲げ圧縮破壊が生じ，最大耐力(正載荷時：

162kN，負載荷時：155kN)となった． 

なお，1/66rad.終了時の残留変形は1/1600rad.程度で非常に小さく原点指向型の復元力特

性を示したが，その後PC梁圧縮側かぶりコンクリートの剥落が顕著になり，正載荷時では

その後も耐力は保持したものの，負載荷時では1/66rad.ピーク時の最大耐力を迎えた以降に

コーベル部コンクリートの曲げ圧縮破壊に伴って，徐々に耐力低下が見られた．最終的に残

留変形が小さい紡錘型の復元力特性を示した． 

 

C-PC66 

載荷開始後，初期剛性のまま直線的に耐力が上昇し，1/400rad.に向かうサイクルで目地

部が離間したことで徐々に剛性が低下し始めた．その後，剛性が二次勾配に移り耐力は上昇

し続け，PC梁部材に微細な曲げひび割れの発生にしたことで若干剛性が低下した．1/100rad.

に向かうサイクルでPC梁の曲げ圧縮破壊が生じ，最大耐力(正載荷時：220kN，負載荷時：

220kN)を示した． 

なお，1/66rad.終了時の残留変形は1/1100rad.程度で非常に小さくC-PC44と同様な傾向

が見られ，最終的に残留変形が小さい紡錘型の復元力特性を示した． 
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図 2.10：せん断力 Q-部材角 R 関係 



2 章 PC 梁圧着関節部の回転性能 
 

2-19 

 

 

 

 

 

 

 

-250

-200

-150

-100

-50

0

50

100

150

200

250

-0.05 -0.04 -0.03 -0.02 -0.01 0 0.01 0.02 0.03 0.04 0.05

せ
ん

断
力

Q
(k

N
)

部材角R(rad.)

C-PC44

C-PC66

△計算値bQmu：-148kN

△計算値bQmu：-208kN

▽計算値bQmu：208kN

▽計算値bQmu：148kN

：最大耐力

-0.001

0

0.001

0.002

0.003

0.004

0.005

0.006

0.007

0.008

0 2 4 6 8 10 12 14

残
留

部
材

角
R

R
(r

ad
.)

経験部材角R(rad.)

C-PC44(正載荷)

C-PC66(正載荷)

1/400 1/200 1/100  1/66  1/50 1/100  1/33

-0.008

-0.007

-0.006

-0.005

-0.004

-0.003

-0.002

-0.001

0

0.001
-14-12-10-8-6-4-20

残
留

部
材

角
R

R
(r

ad
.)

経験部材角R(rad.)

C-PC44(負載荷)

C-PC66(負載荷)

1/400 1/200 1/100  1/66  1/50 1/100  1/33
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図 2.12：残留部材角の推移(正負載荷時別) 
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2.3.3 PC 梁圧着関節部の水平変位 

図 2.13(a)～(d)に両試験体の正負載荷別に PC 梁圧着関節部の水平変位分布の実験結果

を示す．ここで PC 梁圧着関節部の水平変位は，図 2.6 の 4～7 の水平方向変位計測値をプ

ロットして示した．両試験体共に各サイクル時の水平変位に目立った差異は見られなかっ

た．引張側最外端の変位計についても各サイクル時に同程度変形しており，引張縁の離間の

幅は同程度であった．また，圧縮側最外端の変位計については，圧縮側かぶりコンクリート

の剥落等により変位計治具に影響を与えるため，計測値に多少のバラツキが見られるもの

の，概ね同程度の圧縮変形量であった．圧着面の平面は保たれたまま変形していると推定す

る． 
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図 2.13：PC 梁圧着関節部の水平変位分布の実験結果 
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2.4  PC 梁圧着関節部の履歴挙動に関する数値解析と実験値との比較および考察 

2.4.1 解析概要 

PC 梁圧着関節部の履歴挙動を，平面保持の仮定に基づいた断面解析により算出し，実験

結果との比較を行う．断面解析では図 2.14 に示す PC 梁圧着関節部の変形と歪度分布を仮

定した 15)~17)． 

コンクリートの履歴挙動は，文献 11)に基づく Kent-Scott-Park モデル 12)とし，有限要素

解析フレームワークの OpenSees13)における Concrete02 モデルと同様の履歴規則とした．

PC 梁圧着関節部にはコンファインド効果を考慮し，コンクリートの応力度が圧縮強度に達

した後に急激な耐力低下はしないものとした 14)． 

PC 鋼より線の履歴挙動は，図 2.14(b)に示すような PC 梁圧着関節部を頂点とした三角

形の歪度分布を元に算出した．PC 鋼より線の引張力と変形量の関係を求めるために必要な

付着応力度は，既往の研究による PC 鋼より線の付着実験結果 2)で提案された規則を用いて

いる． 
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図 2.14：PC 柱梁圧着関節部の変形と歪度分布モデル 
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2.4.2 PC 梁圧着関節部の曲げモーメント Mʷ回転角 θ 関係 

図 2.15(a)～(d)に C-PC44 および C-PC66 における PC 梁圧着関節部の曲げモーメント

Mʷ回転角 θ 関係の実験値と解析値を示す．ここで実験値の回転角 θ はスタブと PC 梁の

相対回転角とし，図 2.6 に示す PC 梁目地部の上下端に取り付く変位計より，上下変位計の

変位差を上下変位計距離(＝580mm)で除して算出した． 

 

C-PC44 

 実験載荷開始後，離間開始までは回転角θに変化は無く，直線的に曲げモーメント M が

上昇していった．R=1/400rad.に向かうサイクルで目地部が離間したことで剛性が低下し，

緩やかな二次勾配を保ったまま θ=1/100rad.程度(R=1/66rad.程度)まで M が上昇し続け

た．その後，緩やかに剛性低下しながら PC 梁圧着関節部の曲げ圧縮破壊が生じ，最大耐力

(正載荷時 θ=1/33rad.手前，負載荷時 θ=1/66rad.程度)を迎えた．残留回転角は R=1/66rad.

終了後で θR=1/1250rad.程度と非常に小さい結果が得られた． 

 一方解析結果は，初期剛性は実験結果と同等に直線的に M が上昇していき，M が実験値

よりも 15％程度小さい地点で剛性が低下し二次勾配に移行した．その後，θ＝1/46rad.ま

で M が上昇し続けたが M が実験値よりも 7～13％下回り，PC 鋼より線の降伏に至った．

実験除荷時における戻りのループは 1/125rad.時までは概ね同様な傾向が見られたが，実験

試験体の曲げ圧縮破壊による残留回転角 θR が若干発生することまでは表現されなかった

ものの，全体を通じて解析結果は実験結果を概ね良好に表現することができた． 

 

C-PC66 

 実験載荷開始後の挙動は C-PC44 と同様で，目地部が離間したことで剛性が低下し，緩

やかな二次勾配を保ったまま θ=1/150rad.程度(R=1/100rad.程度)までMが上昇し続けた．

その後，緩やかに剛性低下しながら PC 梁圧着関節部の曲げ圧縮破壊が生じ，最大耐力(正

載荷時 θ=1/33rad.程度，負載荷時 θ=1/66rad.程度)を迎えた．残留回転角は R=1/66rad.

終了後でθR=1/2300rad.程度と非常に小さい結果が得られた． 

 一方解析結果は，初期剛性は実験結果よりやや低いものの直線的に M が上昇していき，

M が実験値よりも 20％程度小さい地点で剛性が低下し二次勾配に移行した．その後，θ＝

1/41rad.まで M が上昇し続けたが M が実験値よりも 8～15％下回り，PC 鋼より線の降伏，

実験除荷時における戻りのループ，実験試験体の曲げ圧縮破壊による残留回転角 θR は C-

PC44 と同様な傾向が見られたものの，全体を通じて解析結果は実験結果を概ね良好に表現

することができた．． 
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図 2.15：PC 梁圧着関節部の曲げモーメント M－回転角 θ 関係の実験値と解析値 
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2.4.3 PC 梁圧着関節部の離間開始位置の推移 

図 2.16 に PC 梁圧着関節部の離間開始位置の推移の実験値と解析値を示す．ここで実験

結果における離間開始位置は，図 2.6 の 4 および 7 の水平変位と 8 および 9 の鉛直変位を

用いて，変形前の計測点 2 点を結ぶ直線と変形後の直線が交わった点を離間点位置として

算出した．なお，図には各サイクルにおける梁下端からの距離として示した． 

実験結果における PC 梁圧着関節部の離間開始位置は，載荷初期は変動するものの

R=1/100rad.程度から両試験体において概ね一定の位置に落ち着いていることがわかる．載

荷初期は離間開始位置が圧縮縁から 180mm 付近に位置しているが，R=1/100rad.程度から

120mm 付近に移動している．負載荷時においても正載荷時と同様の傾向を示した．PC 梁

圧着関節部は各上縁・下縁から概ね 30％を推移している．C-PC44 負載荷時の R＝1/50rad.

以降を除いて，解析結果は実験結果を概ね表現できている． 
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図 2.16：PC 梁圧着関節部の離間開始位置の推移の実験値と解析値 
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2.4.4 PC 鋼より線の歪度性状 

図2.17-1(a)～(d)にC-PC44の正載荷時，図2.17-2(a)～(d)にC-PC44の負載荷時，図2.17-

3(a)～(d)にC-PC66の正載荷時，図2.17-4(a)～(d)に負載荷時における各サイクルピーク時

のPC鋼より線の歪度分布の実験値と解析値を示す．縦軸はPC鋼より線のプレストレス導入

時の歪度εpをゼロ点とした載荷開始後からの増分歪度⊿εを示し，増分降伏歪度⊿εyは材

料試験結果の応力度σʷ歪度ε関係から0.2%オフセット法によって求めた降伏応力度σy

時の歪度(＝9545μ)から，各ケーブルのεpの平均値を差分としている．ここでεpをゼロ点

とは，試験体作成時から実験載荷時までの間にプレストレス導入歪度が4～13％の低下した

値を用いた． 

図2.17の横軸は1回目載荷サイクルピーク時のみを示す．測定点での歪度は上下に添付し

た平均値とした．解析結果は図2.17-1(c)および(d)，図2.17-2(a)および(b)，図2.17-3(c)お

よび(d)，図2.17-4(a)および(b)の引張縁側(離間側)のPC鋼より線の歪度分布を示す．この

時の⊿εyは規格降伏応力度σy時の歪度(＝7740μ)とεpの差分をゼロ点としている． 

実験結果はPC鋼より線の本数の違いに関係無く，両試験体共にPC鋼より線の⊿εは，⊿

εyに達する以前(概ねPC鋼より線の弾性限界時の歪度)まで危険断面(目地部)付近が最大と

なり，危険断面から離れていくにつれて徐々に⊿εが緩やかに減少していき，危険断面を頂

点とした三角形分布を示した．両試験体共にR＝1/33rad.のピーク時に危険断面位置におい

て⊿εyに達した． 

一方解析結果は，C-PC44はR＝1/46rad.時に，C-PC66はR＝1/41rad.時にPC鋼より線が

降伏荷重に達したが，両試験体共にR＝1/50rad.までは実験結果の⊿εと歪度勾配は概ね同

様に表現することができた．  
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図 2.17-3：C-PC66 正載荷時における PC 鋼より線の歪度分布 
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2.5 PC 梁圧着関節部の断面諸元が回転性能に及ぼす影響 

過去の実績による PC 梁断面諸元 

筆者らはこれまでに， PC 圧着関節架構を用いた構造物について，約 450 棟の建設実績

があり，その用途は病院，学校，庁舎，スタジアム，共同住宅，物流施設あるいは外付け型

耐震補強など様々である．製作した PC 梁の実績において，断面内に配線可能な PC 鋼材量

は，概ね式(2.13)の範囲で表すことができる． 

 

ΣAs = (0.003～0.013)bD 式(2.13) 

As ：PC 梁断面に配置した PC 鋼材断面積 (mm2) 

b ：断面幅 (mm) 

D ：断面せい (mm) 

 

 PC 圧着関節架構は，柱梁部材全てをプレキャスト化しており，工場で部材の製作を行っ

ている．製作ラインでコンクリートを打設後，コンクリート圧縮強度 σB≧30N/mm2 を確

認し，プレストレスを導入する．工場の稼働率を上げるためには，コンクリート打設後に 1

日でプレストレスを導入し，製作ラインから部材を撤去して養生の工程に移す必要がある．

余裕を見込み，1 日でコンクリート圧縮強度 σB≧36N/mm2 の発現を目標とすると，設計基

準強度 Fc は 50～60N/mm2 となる． 

 以上のように，断面諸元は PC 梁の製作上，概ね決まった範囲内にあるが，各係数が PC

梁の回転性能に与える影響は詳細に整理されていなかった． 

 本節では，前節で有効性が示された断面解析の手法を用いて，PC 梁圧着関節部の断面諸

元が Mʷθ 関係に与える影響を考察する．また，本研究の目的である耐震補強部材として

PC 梁を製作する際に，目標とする断面諸元の提案を行う． 
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2.5.1 PC 鋼材鉄筋係数 q が曲げモーメント Mʷ回転角 θ 関係に及ぼす影響 

PC 梁の設計基準強度 Fc を一定にした場合に q の値に応じて PC 鋼材断面積 As が変化す

る．PC 梁断面に配線される PC 鋼材量が q の変動要因となるため，それが PC 梁圧着関節

部の Mʷθ 関係にどのような影響を及ぼすか検討を行う． 

 表 2.6 に本検討で用いるパラメータを示す．コンクリート断面 b×D，PC 鋼材の降伏応

力度 σy は 2.2 節で使用した試験体と同じ条件とし，式(2.1)より q に対する As を算出した．

ここで，PC 鋼材の付着周⾧ φ は PC 鋼より線 φ12.7 の断面積(98.71mm2)と付着周⾧

(53.2mm)と同じ割合になるように設定し，2.2 節の試験体で設定した PC 鋼材の導入プレ

ストレス力と同様に Pi＝0.5Py とした． 

 図 2.18 に q＝0.05～0.60 に変動した場合の PC 梁圧着関節部の最大曲げモーメント Mmax

ʷMmax 時の回転角 θmax 関係，図 2.19 に Mmaxʷ除荷後の残留回転角 θR 関係を示す．PC 鋼

材が多くなるほど PC 梁断面に導入されるプレストレス力が大きくなるため，θ に対する

M の値が大きくなるものの，q=0.35 程度を越えると PC 梁特有の原点指向の復元力特性に

はならず θR が大きくなる傾向が見られる．また，q=0.50 程度では Mmax がコンクリートの

圧縮強度で決まるようになり，PC 鋼材量を増やすほど曲げ耐力の向上は見込めなく傾向が

見られた． 

 

 

 
 

 

PC梁
断面積

bD(mm2)

PC鋼より線
降伏応力度

σy(N/mm2)

コンクリート
圧縮強度

σB(N/mm2)

PC鋼材
鉄筋係数

q

PC鋼より線
の断面積

AS(mm2)

PC鋼より線
の周長
φ(mm)

最大曲げ
モーメント

Mmax(kNm)

Mmax時の

回転角

θmax(rad.)

残留回転角

θR(rad.)

0.05 91.7 49.4 54 0.0172 0.0001

0.10 183.4 98.9 104 0.0184 0.0001
0.15 275.1 148.3 148 0.0196 0.0002
0.20 366.8 197.7 187 0.0208 0.0003
0.25 458.5 247.1 222 0.0224 0.0004
0.30 550.3 296.6 254 0.0236 0.0007
0.35 642.0 346.0 281 0.0256 0.0016
0.40 733.7 395.4 302 0.0288 0.0039
0.45 825.4 444.8 316 0.0328 0.0083
0.50 917.1 494.3 326 0.0380 0.0143
0.55 1008.8 543.7 332 0.0456 0.0223
0.60 1100.5 593.1 334 0.0572 0.0329

96600 1580 60

表 2.6：検討で用いた断面諸元 



2 章 PC 梁圧着関節部の回転性能 
 

2-33 

 

 

 

 

q に対する PC 梁圧着関節部の Mmax は PC 梁断面積の b と D に起因することから，表 2.6

の b×D を 2 倍に設定し，それに伴って q，As，φ も 2 倍にしてパラメータを設定し解析を

行った．なお，全てのケースで PC 鋼材芯は上下縁から 1/4 の位置としている． 

解析結果を図 2.20(a)に梁幅を 2 倍，図 2.20(b)に梁幅および梁せいを√2 倍，図 2.20(c)

に梁せいを 2 倍としたケースを示す．鉄筋コンクリート梁と同様に Mmax は b および D の 2

乗に比例している．また，PC 梁圧着関節部のθは Mmax 時および残留時共に D が大きくな

るほど小さくなる傾向が見られた．いずれのケースにおいて q＞0.35 程度で PC 梁特有の原

点指向の復元力特性が見られず θR が大きくなり，q=0.50 程度になると Mmax がコンクリー

トの圧縮強度で決まるようになる． 

これらの結果から，大地震時の変形を PC 梁圧着関節部に集中させ，地震後には残留変形

を制御し，かつ余震などの繰り返し地震動に PC 圧着関節架構の構造特性を活かすには

q≦0.30 程度に留める断面設計が望ましいことを確認した． 

  

0

0.02

0.04

0.06

0.08

0

100

200

300

400

0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.60

M
m

ax
時

の
回

転
角

θ
m

ax
(r

ad
.)

最
大

曲
げ

モ
ー

メ
ン

ト
M

 m
ax

(k
N

m
)

PC鋼材鉄筋係数q

Mmax

θmax

C-PC44

実験値
C-PC66

実験値

0

0.02

0.04

0.06

0.08

0

100

200

300

400

0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.60

残
留

回
転

角
θ

R
(r

ad
.)

最
大

曲
げ

モ
ー

メ
ン

ト
M

m
ax

(k
N

m
)

PC鋼材鉄筋係数q

Mmax

θR

C-PC66

実験値

C-PC44

実験値

図 2.18： q に対する Mmax－θmax 関係      図 2.19：q に対する Mmax－θR 関係 



2 章 PC 梁圧着関節部の回転性能 
 

2-34 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

0

0.02

0.04

0.06

0.08

0

400

800

1200

1600

0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.60

θ
(r

ad
.)

M
 m

a
x

q

Mmax

θmax

θR

0

0.02

0.04

0.06

0.08

0

400

800

1200

1600

0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.60

θ
(r

ad
.)

M
 m

ax

q

Mmax

θmax

θR

0

0.02

0.04

0.06

0.08

0

400

800

1200

1600

0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.60

θ
(r

ad
.)

M
 m

ax

q

Mmax

θmax

θR

(a)：梁幅を 2 倍               (b)：梁幅および梁せいを√2 倍 

(c)：梁せいを 2 倍 

図 2.20：断面別の q に対する Mmax、θmax、θR の関係 



2 章 PC 梁圧着関節部の回転性能 
 

2-35 

 

2.5.2 PC鋼材の導入プレストレスPiとPC鋼材鉄筋係数qの相関関係 

前項ではPC鋼材の導入プレストレス力Pi=0.5Pyを一定にして検討したが，PiによりPC梁

圧着関節部のMʷθ関係にどのような影響が及ぼすか検討を行った．検討に用いる断面諸

元は表2.6と同様とする． 

図2.21にPi＝0.35Py～0.70Pyで変動結果を示す．Pi＝0.30Pyの場合にMmaxから除荷すると

引張側PC鋼材の残留プレストレス力が0になることから，Piの下限値を0.35Pyと設定した．

一方，Pi＞0.70Pyの場合に微少な部材角RでMmaxに到達してしまうことから，Piの上限値を

0.70と設定した． 

図2.21(a)にqに対するPi＝0.35Py～0.70PyにおけるMmaxを示す．Piに影響無くMmaxは概ね

一定であり，q=0.50程度でMmaxがコンクリートの圧縮強度で決まるようになる．θmaxは図

2.21(b)に示すようにPiの大小に応じて変化しており，Piを調整することでPC梁圧着関節部

をどの程度の回転角で最大曲げモーメントに到達させるか調整することが可能であること

を示している．図2.21(c)に示すようにPiが大きいほどθmaxが小さくなることが起因してθR

が小さくなるが，q＞0.35程度でθRが大きくなる傾向はPiの大小に起因していないことを示

している． 

PC圧着関節架構は構造体の目標層間変形角を地震動のレベルに応じて定めており，中地

震時でR＝1/200rad.，大地震時でR＝1/100rad.としている．q=0.20～0.30かつPi =0.50Py程

度とすれば，PC梁圧着関節部は構造体が終局状態になる時の目標層間変形角を大地震時の

2倍に相当するR＝1/50rad.まで良好な回転性能を発揮できることが推察できる． 
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2.5.3 PC鋼材の導入プレストレスPiがPC梁圧着関節部の強度寄与係数に及ぼす影響 

 3章および4章でPC圧着関節架構による外付け耐震補強の検討を行うが，ここでは本章で

行った実験試験体2体のPi＝0.30Py～0.70Pyにおける数値解析によるＭʷθ関係から，PC梁

圧着関節部の回転変形量に応じたMを算出し，Mmaxに対するPC梁圧着関節部の曲げ離間モ

ーメントMcrの比率を基準18)に記載する既存RC造建築物の強度寄与係数αjと関連付けて検

討を行う． 

基準18)に既存RC造建築物の耐震判定指標Isの評価方法が記載され，各層のIsの算出には式

(2.14)の強度指標Cと靭性指標F(＝0.8～3.2)が用いられる(第2次診断法を例とする)．ここ

で式(2.14)は基準18)の(5)式を引用する． 

 

C＝Σ(Q1・αj)/ΣWi 式(2.14) 

Q1 ：柱および壁など鉛直支持部材のせん断耐力 (kN) 

 αj ：強度寄与係数(＜1.0)  

ΣWi ：その階より上の既存建築物の全重量 (kN) 

 

 図2.22に基準18)に記載される既存RC建築物の強度寄与係数の算定に想定している水平

力・変位関係を示す．図2.22は柱が降伏する時の層間変形角の評価に基づいて部材ごと強度

寄与係数を計算されており，曲げ降伏型の部材では変形がゼロで0.3QmyとRmyでQmyを直線

で結んでひび割れ後の第2剛性を設定するとされている． 

図2.23に基準18)に記載される破壊モード別の各部材に対して想定した荷重と変形の関係

を示す．Fは塑性率の逆数を用いて定められており，その層における層間変形角に対応して

いる．Q1はある層の柱，耐震壁，雑壁の部材のせん断耐力を示しているが，ある層で部材を

集計して曲げ，せん断，極脆性，第2種構造要素など様々な破壊モードの部材が散在する場

合に，Fすなわち層間変形角に応じたせん断耐力を各部材にαjを乗じることで評価している． 

 

 

 

 

 

図 2.22：既存 RC 建築物の強度寄与係数の算定に想定している水平力・変位関係 18) 
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 図2.24(a)および(b)にC-PC44およびC-PC66の実験値と解析値の包絡線を示す．これらは

両試験体共にPi＝0.50Pyであり，前述したが解析結果は実験結果を良好に表している． 

図2.25-1(a)および(b)はC-PC44，図2.25-2(a)および(b)はC-PC66におけるPi＝0.30Py～

0.70Pyの変動別のＭʷθ関係の解析結果(正載荷のみ)を示す．ここで曲げモーメントの各点

はPi＝0.70Pyで例示すると，MAはPC圧着関節部の離間点，MBまでは離間により剛性が若干

低くなり，MBからMCまでは第2剛性，MCを通過してMDは最大耐力到達点とし，それ以降は

MD点を水平に延⾧させた．Piのどの場合もMAまでの初期剛性は同様で，Piが大きいほど，

①MAを通過してからMBまでの⊿Mと⊿θが大きく，②MBを通過してからMCまで⊿Mと⊿

θが小さいが第2剛性はPiに関係なく同様で，③MCを通過してからMDまでの⊿Mと⊿θが

小さい傾向が見られる．なお，ここでは曲げ離間モーメントMcrをMA，最大曲げモーメント

MmaxをMDと表現する． 

図2.23(d)に示す曲げ柱とPC圧着関節架構を比較すると，曲げ柱F＝1.27(R＝1/150rad.)

～2.0(1/82rad.)の性能があり，一方で，PC圧着関節架構の変形は柱の弾性変形＋PC梁圧着

関節部の回転変形と考えると，PC梁圧着関節部の回転変形のみでR＝1/150rad.の2倍(R＝

1/75rad.)と設定すれば，PC圧着関節架構はF＝1.27～2.0の性能は確保でき，残留回転角θ

Rも小さくなるので，PC圧着関節架構を外付け耐震補強に適用し易いと考えられる． 

 

図 2.23：破壊モード別の各部材に対して想定した荷重と変形の関係(一部抜粋)18) 
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(a)θ＝1/66rad.まで                 (b)θ＝1/25rad.まで 

図 2.25-1：Pi＝0.30Py～0.70Py の変動別のＭ－θ 関係の解析結果(C-PC44) 
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図2.22および図2.23によるとRC曲げ柱でF＝1.0(R＝1/250rad.)時にαj＝0.7程度で，PC梁

圧着関節部は断面解析でのMAまでは変形がほぼゼロであることから，MA/MD≧0.7となり，

PC圧着関節架構のMをF＝1.0で評価をする際におけるαjを，実験試験体を用いて推察を試

みる．図2.26にPC梁圧着関節部のMD点の回転角θDʷPi関係およびPC梁圧着関節部のαjʷ

Pi関係を示す．αjは式(2.15)で算出した． 

 

αj＝{(MDʷMC)/(θDʷθC)・(1/250ʷθC)+MD}/MD 式(2.15) 

 

この結果からいずれの検討においてq＝0.2～0.3の範囲においては大きな差異は見られず，

θDが大きい場合にαjが小さくなる関係となった．また，Pi≧0.45Pyでαj≧0.7を確保するこ

とができる．ただし，θDを抑えることだけ考えればPiを大きく設定した方が良いものの，

PC梁圧着関節部の回転を小さくしてしまうため，部材の損傷および残留変形が生じてしま

うことが考えられる． 

以上の検討より，断面解析の結果からのみの推測であるが，耐震補強部材としては，

0.45≦Pi≦0.55程度が望ましいと考える． 
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2.6 まとめ 

 PC圧着関節架構におけるPC梁圧着関節部の回転性能をPC鋼材鉄筋係数qをパラメータ

として実験と解析による検討を行い，下記の知見を得た． 

(1) PC梁圧着関節部の片持ち試験体による構造性能実験を行い，PC鋼材鉄筋係数qの違

いによる損傷性状，せん断力Qʷ部材角R関係，部材角Rʷ残留部材角RR関係を把握す

ることができた． 

(2) PC梁圧着関節部の復元力特性モデルを用いて数値解析を行い，PC梁圧着関節部の曲

げモーメントMʷ回転角θ関係，曲げせん断を受ける時のPC鋼より線の歪度性状を

実験結果と比較したところ，解析結果は実験結果を概ね良好に表現することができた． 

(3) 試験体を用いて，qの増大に伴うPC梁圧着関節部の最大曲げモーメントMmax，Mmax時

における回転角θmax，残留回転角θRを把握するためにパラメータ解析を行い，PC梁

部材断面積を2倍にし梁幅bおよび梁せいDを変動させた影響，PC鋼材の降伏荷重に

対する導入プレストレスの比率Pi＝0.35Py～0.70Pyの変動による影響を確認し，q＞

0.3ではθRが大きく発生した． 

(4) q＝0.2および0.3のPC梁圧着関節部にPi＝0.30Py～0.70Pyのパラメータ解析を行い，

PC梁圧着関節部の曲げ離間モーメントMcr，最大曲げモーメントMmax，Mmax時におけ

る回転角θmax関係を確認し，診断基準18)によるRC造曲げ柱の強度寄与係数αjと関連

付けて，Piの変動によるPC梁圧着関節部のαjとθmaxの関係を把握し，αj≧0.7を満た

し，なおかつ残留変形を小さく抑えるには，Pi/Py＝0.45～0.55程度が望ましいと考え

る． 
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3.1 はじめに 

2 章では梁の PC 圧着関節部において，PC 梁断面積に対する PC 鋼材量の割合を表す PC

鋼材鉄筋係数 q をパラメータとして片持ち PC 梁の載荷実験を行い，構造性能を把握した．

その中でも回転性能に関する Mʷθ関係，梁の PC 圧着関節部の離間開始位置および PC 鋼

より線の歪度勾配を，既往の研究 1)～3)による復元力特性モデルを適用した数値解析により

概ね良好に表現することができた．更に片持ち PC 梁を対象として q を 0.05～0.60，PC 鋼

材のプレストレス導入レベル Pi を 0.35Py～0.70Py として提案モデルを適用した数値解析

を行い，それらが Mʷθ関係や残留変形に及ぼす影響を推定することができた． 

本章では，PC 圧着関節架構(以下，PC 架構)を対象としている． 

本章の前半では， PC 架構の力学的性状を把握する目的で，1/2 スケール 1 層 2 スパン

試験体の正負交番繰り返し水平載荷実験を行い，外柱と中柱の損傷性状，層せん断力 Qʷ

層間変形角 R の履歴特性および柱と梁の PC 圧着関節部の回転性能を検討する．また，PC

圧着関節部の復元力特性を表す回転バネモデル 1)～3)を部材端に設置して骨組解析を行い，

実験結果との比較検討を通して，履歴特性における PC 圧着関節部の離間後の剛性低下時の

せん断力，最大耐力，残留変形角を検討する． 

本章の後半では，実在する既存 RC 建築物に PC 架構を外付け耐震補強する場合を対象と

している．PC 架構と既存 RC 建築物とを繋ぐ接合部の固定度および補強架構の階数をパラ

メータとして時刻歴応答解析を行い，既存 RC 建築物の補強前後の応答結果を推察し耐震

補強効果の検討を行う．  
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3.2 実験概要 

3.2.1 試験体概要 

 図 3.1 に PC 架構の試験体形状および断面を示す．試験体は既存 RC 造の 6 階建て集合住

宅の 1～4 階を PC 架構により外付け耐震補強を行うことを想定し，その PC 架構の最下階

2 スパンを取り出し，実大の約 1/2 スケールで計画した．PC 架構に用いるコンクリートの

設計基準強度 Fc は 50N/mm2 としたことから試験体名称を PC50S とした．表 3.1 に試験体

諸元，表 3.2 に鋼材の力学的特性，表 3.3 にコンクリートの力学的特性および柱軸力比を示

す． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

材種 径 本数 材種 径 本数

PC50S 4-D10
上端：2-D10
下端：2-D10

□-D10
@100

□-D10
@100

C種1号
SBPR

1080/1230
17mm 4本 SWPR7BL

7本より
12.7mm

上端：2本
下端：2本

柱 梁 柱 梁
柱 梁

試験体
名称

主筋 せん断補強筋 プレストレス導入用PC鋼材

材種 径 本数

PC50S
B種1号

SBPR930/1080
(アンボンド)

13mm 2本

柱
軸力用PC鋼材

試験体
 名称

図 3.1：PC 架構の試験体形状および断面 

表 3.1：試験体諸元 
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試験体は実際の施工手順に合わせて，先行して基礎梁を想定した剛強なスタブを打設し

た後に PC 柱および PC 梁の組み立てを行った．PC 柱および PC 梁は，プレキャスト部材

である．PC 柱および PC 梁は 1 次ケーブルを用いず 2 次ケーブルによるポストテンション

方式によりプレストレスを導入し，圧着接合している．PC 柱および PC 梁の製作における

詳細を以下に記す． 

 

PC 柱の製作・建て入れ・圧着接合 

① コーベルを設けた外柱 2 本と中柱 1 本に鉄筋かごを配筋した． 

② プレストレス導入用 PC 鋼棒用の 4 本のシースを偏心が無いように直線に配置した． 

③ ⾧期軸力導入用アンボンド PC 鋼棒 13φ2 本を偏心が無いように配線した(シース無

し)． 

④ 鋼製型枠を組み立て，Fc50 のコンクリートを打設した． 

なお，柱 3 本の製作に鋼製型枠 1 セットで 3 回転を下記の手順で行った． 

・ コンクリート打設後に蒸気養生 

・ コンクリート打設 1 日後に脱型 

・ 型枠を清掃および剥離剤を塗布 

・ 上記①～③が完了後に型枠を組み立て次の柱のコンクリートを打設 

⑤ スタブには PC 柱が設置される面に 20mm のぬすみを設け，その内 PC 柱を 10mm

降伏強度 引張強度

N/mm2 N/mm2

柱主筋 D10 SD295A 370 512

柱せん断補強筋 D10 SD295A 370 512

柱軸力用アンボンド
PC鋼棒

13mm
(B種1号)

SBPR930/1080
1366 1455

プレストレス導入用
PC鋼棒

17mm
(C種1号)

SBPR1080/1230
1277 1285

梁主筋 D10 SD295A 370 512

梁せん断補強筋 D10 SD295A 370 512

プレストレス導入用
PC鋼より線

7本より
12.7mm

SWPR7BL 1934 2058

呼び名 材種

PC柱

PC梁

※1 0.2%オフセット法により算出した。　※2 ミルシートの値を用いた。

使用部位 名称

設計基準強度Fc
圧縮強度σB

(ヤング係数Ec)

N/mm
2

N/mm
2

PC50S 50 51.4　(3.73×10
4
)
※1 0.026 0.025

N/BDFc N/BDσB
試験体
名称

表 3.2：鋼材の力学的特性 

表 3.3：コンクリートの力学的特性および柱軸力比 
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埋まるように建て入れ，ぬすみ 20mm 分に無収縮モルタルを充填して埋めた． 

⑥ コンクリート圧縮強度σB≧30N/mm2 かつ無収縮モルタル圧縮強度σM≧50N/mm2

を確認後に，シース内にプレストレス導入用 PC 鋼棒 17φC 種 1 号(SBPR1080/1230)

を通線して，PC 柱とスタブを圧着接合した．その際のプレストレス導入力 cPi＝

0.5cPy(＝145kN/本，cPy：ミルシートの降伏耐力(290kN/本))とした． 

⑦ シース内に FG≧30N/mm2 のグラウトを充填した． 

 

PC 梁の製作・架設・圧着接合 

① PC 梁端部にコーベルに対応する形状で鉄筋かごを配筋した． 

② プレストレス導入用の 1 列 2 段のシースを偏心が無いように直線に配置した． 

③ 鋼製型枠を組み立て，Fc50 のコンクリートを打設した． 

なお，梁 2 本の製作に鋼製型枠 1 セットで 2 回転を下記の手順で行った． 

・ コンクリート打設後に蒸気養生 

・ コンクリート打設 1 日後に脱型 

・ 型枠を清掃および剥離剤を塗布 

・ 上記①および②が完了後に型枠を組み立て次の梁のコンクリートを打設 

④ 自立した PC 柱間に PC 梁を架設した． 

⑤ PC 圧着関節部に 10mm の設けた目地に無収縮モルタルを充填した． 

⑥ PC 柱および PC 梁のσB≧36N/mm2 かつ無収縮モルタルσM≧50N/mm2 確認後に 2

本のシース内に 7 本より 12.7φ の PC 鋼より線(SWPR7B)を各々2 本ずつ通線し，2

スパンを 1 度に圧着接合した．その際のプレストレス導入力 bPi＝0.5bPy(＝95kN/本，

bPy：ミルシート降伏耐力(191 kN/本))で PC 鋼材鉄筋係数 q は 0.16 とした． 

⑦ シース内に FG≧30N/mm2 のグラウトを充填した． 

 

その後，⾧期軸力導入用アンボンド PC 鋼棒 13φ(＝58kN/本，Py：ミルシート降伏耐

力(181kN/本))のプレストレスを PC 柱に導入した．ここで，PC 柱の軸力比の計画値

(N/BDFc)は上部 4 層分の自重のみを考慮し 0.026 とした．  
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3.2.2 試験体架構の崩壊メカニズムおよび諸耐力の算定 

PC 架構は既往の研究 1)～8)から得られた PC 圧着関節部特有の挙動を想定し，PC 梁端ヒ

ンジに PC 梁の曲げ終局耐力を，PC 柱頭柱脚端のヒンジに PC 柱の曲げ終局耐力を採用し

て，図 3.2(a)に示す崩壊メカニズムを考え，この時の柱に作用しているせん断力の総和を

PC 架構のせん断耐力 VPC として以下により求めた．なお，RC 基礎梁は剛強である(スタブ)

とし，全試験体において柱の終局耐力を十分に上回るように計画した． 

表 3.4 に試験体の各部材の諸耐力計算値一覧を示す．PC 架構のせん断耐力 VPC は，PC 架

構の外柱の PC 梁端降伏曲げモーメント時の柱せん断力 cQbmu が 2 本，および中柱の PC 柱

頭柱脚端降伏曲げモーメント時の柱せん断力 cQmu が 1 本の総和を VPC：635kN となる． 

 

 

 

 

 

 

 

図 3.2(b)に部材の曲げ終局耐力を，図 3.2(c)に崩壊メカニズム時の曲げモーメント図お

よびせん断力図を示している．算出にあたり，剛比および変動軸力は考慮せず，せん断余裕

cQbmu

(kN)
bQu1

(kN)
bQu2

(kN)
cQu1

(kN)
cQu2

(kN)

試験体
名称

bMu

(kNm)
cMu

(kNm)
cQmu

(kN)

160 358 304PC50S 91
柱頭116
柱脚107

247 194 147

※1：上記計算値を求める際には，コンクリート強度は Fc を使用し， 

水平載荷時の変動軸力は考慮していない． 

※2：上記計算値は下記の評価式によっている． 

bMu ：梁の曲げ終局耐力 9)～11) 

cMu ：柱の曲げ終局耐力 9)～11) 

cQmu ：柱曲げ降伏時の柱せん断力 

cQbmu ：梁曲げ降伏時の柱せん断力 

bQu1，cQu1 ：梁および柱のせん断耐力【トラスアーチ式 11)12)(PC 部材)】 

bQu2，cQu2 ：圧着接合面のせん断耐力 11)12)(PC 部材) 

Vpc 

柱頭 cMu 

柱脚 cMu 

梁端 bMu 

柱脚 cMu 

梁端bMu 

柱脚 cMu 

H 

L L 

図 3.2(a)：崩壊メカニズム 

表 3.4：試験体の各部材諸耐力計算値一覧(Fc 及び規格値を用いて算定) 



3 章 1 層 2 スパンの PC 圧着関節架構の構造性能実験とその外付け耐震補強効果の解析検討 

3-6 

 

度は十分に満足していることを確認している． 

 

PC 中柱(柱頭および柱脚にヒンジ) 

① PC 柱暫定せん断力＝(116kNm＋107kNm)/0.9m＝248kN 

② PC 中柱の(梁心位置)節点 M＝248kN×0.175m＋116kNm＝159kNm・・・(A) 

③ PC 中柱(スタブ心位置)の節点 M＝248kN×0.3m＋107kNm＝181kNm 

④ PC 中柱のせん断力＝(159kNm＋181kNm)/1.375m＝247kN【cQmu】 

 

PC 外柱(梁端および柱脚にヒンジ) 

① 中柱側の PC 梁節点 M の(A)を両端に振り分けると，159kNm/2＝80kNm 

② 中柱節点 M(片側)と外柱 PC 梁フェイス M による PC 梁暫定のせん断力＝(91kNm＋

80kNm)/2.35m＝73kN 

③ PC 外柱(梁心位置)の節点 M＝73kN×0.15＋91kNm＝102kNm 

④ PC 外柱暫定のせん断力＝(102kNm＋107kNm)/1.075＝194kN 

⑤ PC 外柱(スタブ心位置)の節点 M＝194kN×0.3m＋107kNm＝165kNm 

⑥ PC 外柱のせん断力＝(102kNm＋165kNm)/1.375＝194kN【cQbmu】 

⑦ PC 梁のせん断力＝(80kNm＋102kNm)/2.5＝73kN 

 

 

 

 

 

 

図 3.2(b)：部材の曲げ終局耐力 

図 3.2(c)：崩壊メカニズム時の曲げモーメント M 図とせん断力 Q 図 
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3.2.3 載荷方法および計測方法 

図 3.3 および写真 3.1 に載荷装置およびセットアップ状況を示す．ジャッキ端部には試験

体の捩れを抑制するため，パンタグラフを設けた．PC 柱および梁軸心位置に左右 2 基のア

クチュエーターを設置し，地震時の水平力として同時に押し引きして正負交番繰り返し載

荷を行った． 

図 3.4 に載荷サイクルを示す．載荷は変位制御で行い，層間変形角 R＝±1/500rad.，±

1/250rad.，±1/150rad.，±1/100rad.，±1/66rad.，±1/50rad.および±1/33rad.で 2 回ず

つ，その後一方向に変位を与えた．水平力は．左右のジャッキ先端に取り付けたロードセル

を用いて計測した．変位は各パネルゾーンの中央に水平・鉛直・面外方向を計測した．層間

変形角 R は左右外柱パネルゾーン中央の水平変位の平均値δをスタブ上面からパネルゾー

ン中央までの高さ h(＝1075mm)で除して求めている． 

PC 架構のプレストレス導入用 PC 鋼棒の歪度は危険断面周辺で計測し，フープ筋の歪度

は柱内法中央で計測した． 

また，架構が負担する層せん断力を把握するために，架構のスタブ(基礎梁)と反力床の間

に H 型鋼(SS400)で製作したロードセル(写真 3.1 および 3.2)を挟んで設置し水平反力の計

測を行い，ジャッキ荷重が架構に与えた水平力との関係を常に観測しながら載荷を行った． 

 

 

 

 

 

写真 3.1：載荷装置およびセットアップ状況 
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図 3.5 にロードセルと変位計測位置を示す．PC 架構の層せん断力は，スタブと反力床間

の外柱の下部に 1 箇所ずつ配置したロードセルによりに測定した．柱梁パネルゾーン中心

の 2 方向の変位(uL, vL)，(uM, vM)と PC 架構の(uR, vR)および，スタブ左右両端の水平変位

(usR，usL)の変位計測から，層間変位 δ を δ＝(uR + uL)/2ʷ(usR + usL )/2 とした． 

PC 柱ʷスタブの圧着関節部の相対回転角は，PC 柱の各柱脚の左右に設置した変位計で

θC1L とθC1R，θC2L とθC2R，θC3L とθC3R から計測した変位差を変位計距離(＝400mm)で

除して求め，PC 梁ʷPC 柱の圧着関節部の相対回転角は，PC 梁端部の上・下端に設置した

変位計でθB1U とθB1D，θB2U とθB2D(の左右)，θB3U とθB3U から計測した変位差を変位計

距離(＝400mm)で除して求めた．以降，各部における PC 圧着関節部の相対回転角を回転

角と表現する． 
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図 3.3：載荷装置およびセットアップ状況 

図 3.4：載荷サイクル 
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写真 3.2 にロードセルを示す．ロードセルには，各架構が負担する荷重であるせん断力に

だけでなく転倒モーメントによる圧縮力と引張力が作用する．それらに対して，座屈やロー

ドセルの起歪部が弾性域であること，かつ，起歪部の断面積が過大であると作用する荷重に

対して歪が小さく，ロードセルの分解能の低下を招くことを想定し，規格降伏強度に対する

安全率を 3 倍，座屈に対する安全率を 9 倍(スチフナ断面は無視)とし，せん断力 1kN に対

してせん断歪度 2.1μ になるよう設計した． 
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図 3.5：ロードセルと変位計測位置 
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3.3 架構の力学的性状 

3.3.1 架構の損傷性状 

図 3.6(a)～(f)に層間変形角 R＝1/250rad.，1/150rad.，1/100rad.，1/66rad.，1/50rad.，

1/33rad.ピーク時のひび割れ図を示す．柱と梁の PC 圧着関節部の目地部分に R＝1/1000rad.

で離間によるひび割れを観測し，R＝1/250rad.で PC 梁端部近傍に曲げひび割れが生じた．

一方，R＝1/500rad.で PC 中柱柱脚に曲げひび割れが，R＝1/250rad.で PC 中柱柱頭に曲げ

ひび割れが生じた．その後，R＝1/50rad.で PC 中柱にせん断ひび割れが生じ最大耐力に至

った．ここまで各サイクルの変形到達時にはひび割れは生じているものの残留ひび割れは

ほとんど無く，また R＝1/33rad.まで柱の PC 鋼棒の降伏耐力には達していない．図 3.7(a)

～(h)に PC 圧着関節部のθB1～θB4 で計測した相対変位(離間量)と層間変形角との関係，図

3.7(i)～(n)に柱脚の PC 圧着関節部のθC1～θC3 で計測したスタブとの相対変位(離間量)と

層間変形角との関係を示す．水平力の増大に伴い層間変形は，PC 柱が傾くことで柱と梁の

PC 圧着関節部および柱とスタブの PC 圧着関節部の離間による回転変形がほとんどを占め

ており，PC 柱および PC 梁部材は損傷を最小限に留め弾性状態を保持したと判断できる．

両外柱の相対変位は概ね左右対称で，中柱は 2 本の梁が取り付くことで拘束されることか

ら，相対変位は外柱より小さいものの中柱の左右で対称な傾向が見られ，残留相対変形もほ

とんど見られなかった． 

 

 

 

 

 

 

 

図 3.6(a)：R=1/250rad.時ひび割れ図 

図 3.6(b)：R=1/150rad.時ひび割れ図 
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図 3.6(c)：R=1/100rad.時ひび割れ図 

図 3.6(d)：R=1/66rad.時ひび割れ図 

図 3.6(e)：R=1/50rad.時ひび割れ図 

図 3.6(f)：R=1/33rad.時ひび割れ図 
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図 3.7：柱と梁の PC 圧着関節部の相対変位－層間変形角関係 
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図 3.7：柱とスタブ PC 圧着関節部の相対変位－層間変形角関係 
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3.3.2 架構の層せん断力 Qʷ層間変形角 R 関係 

図 3.8 にジャッキ荷重とロードセル荷重で比較した層せん断力 Qʷ外柱平均層間変形角

R 関係を示す．両荷重を比較すると正載荷時で R＝1/100rad.以降はロードセル荷重の方が

若干小さいものの精度の高い結果が得られたので，以降せん断力はロードセル荷重を採用

する． 

図 3.9(a)に PC 柱の両外柱の層間変形角 R の比較を示す．正載荷時(右側傾き)は左外柱

と梁の PC 圧着関節部は上端圧縮・下端引張，右外柱は同様に PC 梁上端引張・下端圧縮と

なる．両外柱は正負載荷時共に梁の PC 圧着関節部が上端引張となる柱の方が大きい層間変

形が生じている．図 3.9(b)に PC 柱の中柱と両外柱の平均層間変形角 R の比較を示す．正

載荷時の 1/400rad.付近で若干の誤差があるもののほぼ近似した結果が得られた．図 3.9(c)

に PC 外柱と梁の PC 圧着関節部の相対回転角θ(以下，回転角θ)の比較を示す．正載荷時

に右柱の柱梁圧着関節部のθB4 が大きく，負載荷時に左柱と梁の PC 圧着関節部のθB1 が大

きく，またθB1 とθB4 は概ね同様な値を示し，図 3.9(a)と同様な挙動を示している． 

PC 架構のせん断力は，1/50rad.で最大耐力に達しているものの正負載荷時共に 1/66rad.

～1/33rad.まで各サイクルピーク時では概ね同耐力で，かつ残留層間変形角 RR は僅かであ

り，PC 圧着関節架構特有 1)～8)の非線形弾性で復元力のある挙動を示す履歴特性が得られた． 

図 3.10 に両外端の柱と梁の PC 圧着関節部における回転角 θB1 および θB4 と両外柱の R

関係を示す．図 3.10 に示すように正負載荷共に柱と梁の PC 圧着関節部の上端引張時のθ

は PC 柱の R と概ね同値の傾向が見られ，下端引張時のθは R の方が大きいことが確認で

きる．θB1，θB4 の回転角が異なる原因は，柱と梁の PC 圧着関節部が離間した場合，PC 柱

が PC 梁を拘束することで，θ≒R となる柱と梁の PC 圧着関節部に接合する PC 梁の軸伸

び効果が働き，柱と梁の PC 圧着関節部の挙動に変化を及ぼしていると考えられる．また，

θB1 および θB4 は正負載荷共に荷重の増大に関係なく剛性が概ね一定となっていることか

ら，PC 梁が水平挙動していたと推定できる． 
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  図 3.8：ジャッキ荷重とロードセル荷重の層せん断力 Q－外柱平均層間変形角 R 関係 

図 3.9 (a)：PC 左右柱の層間変形角 R の比較 

図 3.9（b）：PC 中柱と左右柱平均の層間変形角 R の比較 
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3.4 PC 架構の履歴挙動に関する数値解析 

 既往の研究で提案した柱と梁の PC 圧着関節部の復元力特性モデルを適用した骨組解析

を行い，実験結果との比較検討を行う． 

 

3.4.1 解析概要 

図 3.11 に PC 架構の解析モデルを示す．柱および梁部材は弾性要素とし，柱梁接合部に

は剛域を仮定した．柱と梁の PC 圧着関節部には，PC 架構特有の非線形弾性の履歴特性を

表現するための回転バネ要素を配置した．なお，中柱は実験において R＝1/50rad.まで残留

ひび割れがほとんど無く，PC 柱の PC 鋼棒が R＝1/33rad.まで降伏しておらず，PC 圧着関

節部のθとθR の挙動や QʷR 関係と RR など総合的に推察すると，中柱の柱頭に降伏ヒン

ジが発生していると判断できなかったことから，実験結果の挙動に合わせて図 3.11 に示す

ように中柱に取り付く PC 梁部材端に降伏ヒンジが発生すると想定し，回転バネ要素を配置

した．回転バネ要素は，図 3.12 に示す基準履歴を平面保持の仮定に基づいた断面解析によ

り算出し，その基準履歴を元に載荷および除荷の規則を定めている．表 3.5 に示す基準履歴

を構成する特異点は，図 3.13 に示す断面の変形と歪度分布を仮定して算出した． 

コンクリートの履歴挙動は，文献 12)に基づく Kent-Scott-Park モデル 13)とし，有限要素

解析フレームワークの OpenSees14)における Concrete02 モデルと同様の履歴規則とした．

柱と梁の PC 圧着関節部にはコンファインド効果を考慮し，コンクリートの応力度が圧縮強

度に達した後に急激な耐力低下はしないものとした 15)． 

PC 鋼より線の履歴挙動は，図 3.13(b)に示すような柱と梁の PC 圧着関節部を頂点とし

た三角形の歪度分布を元に算出した．PC 鋼より線の引張力と変形量の関係を求めるために

必要な付着応力度は，既往の研究による PC 鋼より線の付着実験結果 10)で提案された規則

を用いている． 

 その他，解析に必要な仮定や回転バネ要素の履歴規則の詳細は，文献 11)12)に示す． 

 

 

 

M

q

Basic hysteresis of MPJs

Elastic beam element

Rigid zone剛域 

弾性柱および梁要素 

PC 圧着関節架構の基準履歴 

図 3.11：PC 架構の解析モデル 
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 点 符号 内 容 

載
荷 

A (θA,MA) M＝Pini×j となる点 
※Pini:初期導入プレストレス力, j:応力中心間距離 

B (θB,MB) 圧縮側最外端の PC 鋼材が圧着面から伸び出す点 

C (θC,MC) 圧縮側コンクリート応力度が最大圧縮強度に達する点 
または，引張側最外端の PC 鋼材が降伏する点 

D (θD,MD) 最大曲げモーメントに到達した点 

除
荷 

E (θE,ME) 回転角が 0.9θD となった点 

F (θF,MF) 圧縮側最外端の PC 鋼材位置の圧着部目開きが閉じ，圧縮側最
外端の PC 鋼材の伸び出し量δ＝0 になる点 

G (θG,MG) 逐次断面解析により M＝0 となった点 

再
載
荷 

H (θH,MH) 反対側載荷時の基準履歴 G 点におけるプレストレス力を Pini と
して，M＝Pini×j より算出した点 

 

 

柱と梁の PC 圧着関節部 
曲げモーメント M(kNm) 

回転角θ(rad) 

図 3.12：M－θ基準履歴 

表 3.5：M－θ基準履歴 
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Unloading載荷時 除荷時 

除荷時歪  

(a) 変形と歪度分布             (b) PC 鋼材の歪度分布モデル 

図 3.13：柱と梁の PC 圧着関節部の変形と歪度分布モデル 
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3.4.2 解析結果 

 図 3.14 に PC 架構の実験結果と解析結果の QʷR 関係の比較を示す．解析結果は概ね良

好な結果が得られた．柱と梁の PC 圧着関節部に離間が生じた以降は小さい耐力で剛性が低

下した．実験結果の R＝1/250rad.～1/66rad.の 2 次勾配と比較すると解析結果は層せん断

力 Q が小さい傾向が見られたものの，初期剛性および最大耐力は概ね同様で，除荷時挙動

および残留変形も良好に表現できている． 
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図 3.14：PC 架構の実験結果と解析結果の履歴特性の比較 
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3.5 外付け耐震補強の補強架構として PC 圧着関節架構を配置した既存 RC 建築物の動的

解析 

 前節までの検討で PC 架構の解析結果から得られた履歴特性は実験結果を良好に表現す

ることができた．本節では実在する既存 RC 建築物を対象とし，PC 圧着関節架構を外付け

補強架構に適用し(以下，PC 補強架構)，時刻歴応答解析にて既存建築物の補強前後の応答

結果の把握および耐震補強効果を検討する．なお，既存建築物と PC 補強架構との間に新設

の RC スラブおよび RC 直交梁で連結する(以下，連結スラブおよび連結直交梁)ことで，PC

補強架構が負担するせん断力および剛性を既存建築物に付与することとする． 

 

3.5.1 解析概要 

3.5.1.1 対象建築物および補強概要 

図 3.15 に実在する対象 RC 建築物の平面プランおよび PC 補強架構の配置レイアウトを

示す．対象建築物は 1972 年に建てられた 8 階建 RC 造で，桁行方向 5.55m×12 スパン，梁

間方向 7.62m×1 スパンの集合住宅である．階高は最下階と最上階がそれぞれ 3.1m と 2.95m，

その他の中間階が 2.65m～2.75m，軒高は 22.85m である．柱幅は X 方向 700mm，Y 方向

は下階 750mm～上階 550mm で徐々に細くなる．柱の鉄筋比は最下階 1.77％～最上階

0.94％である．梁の寸法は最下階で 450mm×800mm，引張鉄筋比が約 1.0％，最上階では

300mm×600mm，引張鉄筋比が約 0.6％である．また，コンクリートの圧縮強度は

18.5N/mm2～25.8N/mm2 である． 

対象建築物は文献 9)による第 2 次診断法による耐震診断結果から，1～4 階で必要構造耐

震指標の耐震判定基準 Iso＜0.6 と事前に評価されている．PC 補強架構のコンクリート設計

基準強度 Fc＝50N/mm2 とし，対象建築物と PC 補強架構は，各階床レベルにおいて現場打

ちコンクリートによる連結スラブおよび直交梁で接続する．PC 補強架構には剛強な基礎梁

を設けそれを支持する十分な杭基礎としている． 
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図 3.15：対象建築物の平面プランおよび PC 補強架構の配置（単位：m） 
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3.5.1.2 解析モデル 

各架構のモデル化 

図 3.16(a)～(c)に対象建築物の解析モデル，PC 補強架構プランⅠの解析モデル，PC 補

強架構プランⅡの解析モデルを示す．ここで図 3.16(a)の対象建築物は雑壁を考慮せず純粋

な RC 架構として計算するものとし，第 2 次診断法で算出しているため全部材を柱曲げ降

伏先行型とし，柱のせん断耐力は十分に確保されている．PC 補強架構はプランⅠおよびⅡ

ともに梁曲げ降伏先行型とし最下階のみ柱脚ヒンジを許容する． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 3.16（a）：対象建築物の解析モデル 

図 3.16（b）：PC 補強架構プランⅠの解析モデル 
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復元力特性モデル 

対象建築物は，静的増分解析により得られた各層の荷重-変形曲線を元に，以下の手順で

近似した図 3.17 に示すトリリニアのスケルトンカーブを作成した． 

・ 初期剛性(K1)は，弾性剛性とする． 

・ 第 1 折れ点(δ1，Q1)は，その層にひび割れが生じ始めた時点のせん断力とする． 

・ 第 3 点は静的弾塑性解析により層間変形角が概ね 1/100rad.に達した時点のせん断変形

とせん断力とし，第 3 剛性は第 3 折れ点での接線剛性とする． 

・ 第 2 折れ点(δ2，Q2)は第 3 点および第 3 剛性によって第 1～第 2～第 3 点を結ぶスケ

ルトン曲線とトリリニアの面積が等しくなる点とする． 

 

 

 

図 3.16（c）：PC 補強架構プランⅡの解析モデル 

図 3.17：トリリニアのスケルトンカーブ 
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図 3.18 に示す剛性逓減型 Tri-Linear モデルとし，武田モデル 16)を用いた．ここで，武田

モデルの除荷時剛性低下指数は 0.8 とし，部材の曲げひび割れ強度と降伏強度は，文献 9)に

よる算定式で求めた． 

 

 

 

 

なお，PC 補強架構の復元力特性モデルは 3.4 節と同様に，柱と梁の PC 圧着関節部の復

元力特性モデルを適用した． 

 

 

  

図 3.18：武田モデルによる復元力特性 
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3.5.1.3 解析ケース 

PC 補強架構数は，①対象建築物に 1～4 階で不足耐力分のみを PC 補強架構が負担する

プランⅠ，②プランⅠに最上階まで PC 補強架構を 1 架構ずつ設けたプランⅡの 2 水準と

した．また，対象建築物を 1 架構に集約し，各階床レベルにおける対象建築物と PC 補強架

構の間に設ける連結スラブおよび直交梁の接合条件を，表 3.6 に示す水平および回転剛性の

組み合わせで 3 水準を仮定した．なお，対象建築物は各階で剛床と仮定している． 

 

 

 Case A Case B Case C 

水平剛性 剛 剛 kS  

回転剛性 剛 kR  kR  

 

Case A では，連結スラブのせん断剛性と偏心曲げによる回転剛性を最大に高めることで

剛とする．Case B では，水平剛性は Case A と同様とし，回転剛性は直交梁の拘束を考慮し

た式(3.1)による回転バネ kR とする．Case C では，水平剛性はスラブのせん断剛性として式

(3.2)による水平バネ kS とし，回転剛性は Case B と同様とする． 

 

𝑘ୖ＝
𝛽𝐺௖𝑏

ଷℎ

𝐿ୠ
 式(3.1) 

𝑘ୗ＝
𝛼𝐺௖𝐿ୱ𝑡

𝐿ୠ
 式(3.2) 

 

式(3.1)において，βは⾧方形断面の形状係数(＝1.41)，Gc はコンクリートのせん断弾性

係数，b と h は直交梁の幅と高さ，Lb は直交梁の内法⾧さを示す． 

式(3.2)において，αはスラブのクラックによる低減係数(＝0.5)，Ls はスラブ⾧さ，t はス

ラブ厚を示す． 

  

表 3.6：連結スラブおよび直交梁の接合条件 
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3.5.1.4 入力地震動 

本解析では時刻歴応答解析ソフト PC-ANSR を用い，平均加速度法で計算を行った．また，

減衰においては 1 次モードの減衰定数 2％とする剛性比例減衰を採用した．使用する地震波

は PEER Strong Motion Database17)から 1992 年～2011 年に発生し観測された主要な 7 波

を用い，レベルⅡに相当する最大速度 PGV ＝ 50 cm/s に基準化し減衰を 5％とした．表

3.7 に基本データ，図 3.19 に採用地震波の速度スペクトル，図 3.20 に PGV を基準化前の

加速度波形を示す． 

 

 

 

 

 

 

年 地震動 観測国 観測地
PGA

(cm/s
2
)

PGV
(cm/s)

1992 Landers USA JOS 0.28 43.4

1994 Northridge USA ORR 0.51 52.2

1995 Kobe Japan HACH 0.27 47.7

1999 Duzce Turkey BOL 0.73 56.4

1999 Chi-Chi Taiwan CHY034 0.31 48.5

2008 Sichuan China WCW 1.02 47.9

2011 Touhoku Japan TCG006 0.37 50.7
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表 3.7：採用地震波の基本データ 

図 3.19：採用地震波の速度スペクトルおよび基本データ 
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図 3.20：加速度波形（a）1992 Landers 

図 3.20：加速度波形（b）1994 Northridge 

図 3.20：加速度波形（c）1995 Kobe 
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図 3.20：加速度波形（d）1999 Duzce 

図 3.20：加速度波形（e）1999 Chi-Chi 

図 3.20：加速度波形（f）2008 Sichuan 
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3.5.2 解析結果 

3.5.2.1 静的増分解析による補強後の既存 RC 建築物の履歴性状 

 図 3.16(c)に示した PC 補強架構を最上階まで配置したプランⅡ，かつ表 3.6 に示す連結

スラブおよび連結直交梁の接合条件 A～C の違いにより補強前後の対象建築物の履歴性状

を把握するため，静的増分解析にて事前に検討した．図 3.21 に対象建築物の(1 階の)層せ

ん断力 Qʷ最上階の層間変形角 R 関係の静的増分解析結果を示す． 

プランⅠおよびⅡ共に対象建築物は，補強前より初期剛性が高く，せん断耐力は補強した

分だけ向上し，残留変形は概ね半分に抑える結果が得られた．また，連結スラブの接合条件

により，層間変形角 R＝1/100rad.まで PC 補強架構の挙動にほとんど影響が見られなかっ

たが，R＝1/100rad.を超えるとスラブの回転剛性の影響によってプランⅡʷA とⅡʷB で

違いが明確に見られた．一方でスラブの水平剛性の影響によってプランⅡʷB とⅡʷC は

ほとんど同様の履歴であることから，解析検討上，接合条件 B と C は同様の挙動を示すと

判断した．なお，プランⅠはプランⅡと同様な結果が得られた． 
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図 3.21：対象建築物の補強前後における静的増分解析結果 
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3.5.2.2 時刻歴応答解析による補強後の既存 RC 建築物の層間変形角 R および残留層間変 

形角 RR 

図 3.22 に対象建築物の補強前後の応答結果による各階の最大層間変形角 Rmax を示す．図

3.22(a)において，補強前の対象建築物の層間変形角 R は WCW 波を除いた大部分の地震波

で最下階に集中しており，また，5 階に変形が集中している．さらに，レベルⅡにおいて 7

波の内，4 波で Rmax が 1/50rad.を超えている．図 3.22(b)において，プランⅠでは 1～4 階

まで効果的に変形が抑えられているが，5 階に変形が集中している．図 3.22(c)において，

プランⅡでは PC 補強架構が 8 階全階に付いており，全地震波において変形がより均等に

振り分けられている．図 3.22(d)において，対象建築物と PC 補強架構との接合条件を固定

としたプランⅡ-A と比較して，プランⅡ-C では若干 Rmax が大きくなっている．図 3.22(e)

において，最大の Rmax はプランⅡ-A とⅡ-C の両方で 5 階に発生し，対象建築物と PC 補強

架構との接合条件を固定としない場合，Rmax は 1/117rad.から 1/100rad.に増加している． 
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図 3.22：補強前後の応答結果による最大層間変形角 Rmax 
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図 3.23 に補強前後の応答結果による各階の最大残留層間変形角 RR,max を示す．RR,max は，

最大層間変形角 Rmax の示した分布と同様な傾向が見られた．図 3.23(a)において，対象建築

物の RR,max は，7 地震波中 4 波で 1/200rad.を超えている．図 3.23(b)において，プランⅠで

は 1～4 階まで残留層間変形角が小さいが，その上階は大きな値となった．図 3.23(c)およ

び(d)において，プランⅡ-A とⅡ-C では全階で残留変形角がほとんど抑えられている． 

これらの結果から，実際に既存建築物を PC 補強架構で外付け耐震補強をする場合は時刻

歴応答解析を行い，変形が集中する階を注視する必要があること，基準 9)により補強後の既

存建築物の耐震診断において補強実施階以上は補強不要であっても，耐力および剛性を極

端に変えないことを目的として，最上階まで補強範囲を拡大・拡張させることが望ましいと

考える． 
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3.6 まとめ 

 1 層 2 スパンの PC 圧着関節架構の構造性能実験とその外付け耐震補強効果の解析検討を

行い，下記の知見を得た． 

（1） 1/2 スケール 1 層 2 スパン試験体の正負交番繰り返し水平載荷実験を行い，外柱と中

柱の損傷性状，架構の層せん断力 Qʷ層間変形角 R 関係，架構の層間変形角 Rʷ柱と

梁の PC 圧着関節部の回転角 θ 関係を把握することができ，その回転角が架構の層

間変形角の大部分を占めることを確認した． 

（2） PC 架構の実験結果を反映して PC 圧着関節部の復元力特性を表す回転バネモデル 1)

～3)を部材端に設置して骨組解析を行い，実験結果と概ね良い対応を示すことを確認し

た． 

（3） 既存 RC 建築物に外付け耐震補強の補強架構として PC 圧着関節架構に回転バネを用

いて配置し，両者を繋ぐ接合部の固定度および補強架構の階数をパラメータとして時

刻歴応答解析を行い，既存 RC 建築物の補強前後の応答層間変形角および残留層間変

形角を確認し，PC 架構の特徴である原点指向型の復元力特性を，既存 RC 構造物に

付与できることを確認した． 

（4） PC 架構と既存 RC 建物を接続する連結スラブの接合条件が，既存 RC 建物の最大変

形や残留変形の解析結果に影響するため，連結スラブの力学的挙動に関する研究を今

後進める必要があると考える． 
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4.1 はじめに 

既存鉄筋コンクリート(以下，既存 RC)建築物の耐震化が促進されている中で，耐震補強

全般に関する基準・指針 1)～4)や外側耐震補強の基礎的な設計に関するマニュアル 5)が発刊

されてきた． 

その中でも既存建築物と離して架構を増設し，新設のスラブ，新設の直交梁(以下，連結

スラブ，連結直交梁)およびシアコネクターなどで補強架構と連結することでせん断力の伝

達を図る外付け型の耐震補強を対象とした．3 章では PC 圧着関節架構(以下，PC 架構)の

載荷実験により，その構造性能を把握し，一般的な 6 階建て集合住宅に PC 架構を外側に増

設し，連結スラブの固定度を変数として解析により耐震補強効果の検討を行った． 

マニュアル 5)に準拠してこの補強工法の重要な留意事項として下記の a)および b)が挙げ

られる． 

a) 既存建築物の耐力評価は，既存建築物のせん断耐力に既存建築物が有する変形性能に

応じて評価した外付け型の耐震補強のせん断耐力を単純累加すること． 

b) 外付け型の耐震補強の負担するせん断力を既存建築物に伝達させる設計の目安は，剛

性の確保等も考慮すると平均せん断応力度τとしてτ≦0.1Fc とすることが望ましい

とされていること． 

また，既存建築物と連結スラブを繋ぐシアコネクターには一般的に接着系のあと施工ア

ンカー(以下，接着系アンカー)が用いられている．接合部のせん断耐力およびその力学的挙

動においては既往の実験 6)により把握しており，マニュアル 5)のせん断耐力評価式は実験値

を安全側に評価することを確認している． 

この補強工法において，補強架構として PC 架構を採用することで，既存建築物のせん断

耐力の向上のみならず，繰り返し起こる大地震に補強架構を塑性化させず，地震後における

既存建築物の残留変形を解消させる効果が見られる．加えて，既存建築物の変形性能(F 値)

に応じて PC 架構のプレストレス導入力を Pi＝0.5Py にこだわらず，フレキシブルに設定し

て用いることができるのも特徴である． 

本章では，既存 RC 架構に連結スラブを介して PC 架構で外付け補強した 1/2 スケール試

験体の載荷実験を行い，主に以下の(1)～(5)を行うことを目的とする． 
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(1) コンクリート圧縮強度，せん断耐力，破壊モードの異なる既存 RC 架構に連結スラブ

を介して PC 架構が取り付く場合と取り付かない場合の，既存 RC 架構と PC 架構の

損傷性状，履歴特性の比較． 

(2) 連結スラブおよび連結直交梁の損傷性状と連結スラブの面内方向の履歴特性の把握

および，連結スラブのせん断剛性低下率の実験値と提案モデルによる推定値との比

較． 

(3) 各部材に配置した接着系アンカー，差し筋および鉄筋の歪度性状の把握，連結スラブ

に作用するその他の応力の推察と，その他の応力が連結スラブ，連結直交梁，柱と連

結直交梁の接合部に作用する引張力に及ぼす影響の把握． 

(4) 当耐震補強による連結スラブのせん断耐力とせん断剛性を考慮した既存 RC 架構に

対して許容し得る層間変形の把握． 

(5) 既存 RC 架構と PC 架構の変形に応じたせん断耐力の単純累加評価に関する有効性

の確認．  
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4.2 実験概要 

4.2.1 試験体概要 

 試験体は 6 階建て程度の RC 造の集合住宅の最下階を想定して，取り出した 1 層 2 スパ

ンの約 1/2 スケールの部分架構とした．変動要因は，耐震診断時の最も多く採用されるコ

ンクリート圧縮強度 18.0N/mm2 と，何らかの原因でコンクリートが劣化し設計基準強度を

大きく下回りかつ低強度コンクリート(σB＜13.5mm2)の建築物の外付け耐震補強への適用

も視野に入れたコンクリート圧縮強度 10.0N/mm2 の 2 種類とした．第 3 章で行った PC50S

も含めた 7 架構 5 体の一覧を下記に示す． 

(1) Fc＝18.0N/mm2 とした既存 RC 架構単体試験体：RC18S 

(2) Fc＝10.0N/mm2 とした既存 RC 架構単体試験体：RC10S 

(3) Fc＝50.0N/mm2 とした PC 架構単体試験体：PC50S 

(4) (1)を RC スラブを介して(3)を外付け耐震補強した連結試験体：RC18P 

既存 RC 架構：RC18P-RC，PC 架構：RC18P-PC 

(5) (2) を RC スラブを介して(3)を外付け耐震補強した連結試験体：RC10P 

既存 RC 架構：RC10P-RC，PC 架構：RC10P-PC 

ここで試験体名称については例えば，単体試験体 RC18S の「S」は Single，連結試験体

RC18P の「P」は Parallel の略を意味する．RC18P-RC は連結試験体の既存 RC 架構，RC18P-

PC は連結試験体の PC 架構を示す． 

図 4.1-1 に試験体概要イメージ図，図 4.1-2 に PC 架構(中柱)と連結スラブの取り合いを

示す．連結スラブ厚さは t＝80mm で，PC 梁上端から 90mm の位置に取り付き，PC 柱梁

圧着関節部の縦目地部分を横断している．図 4.2 に試験体形状および断面を示す．また，表

4.1 に試験体諸元，表 4.2，表 4.3 にそれぞれ鋼材およびコンクリートの力学的特性，表 4.4

に各架構の柱軸力比を示す． 

 

 

 

連
結

した架構

既
存

RC架
構

PC架
構

柱・大梁：

Fc50

柱・大梁：

Fc18、Fc10
連結スラブ

図 4.1-1：試験体概要イメージ図 
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図 4.1-2：PC 架構(中柱)と連結スラブの取り合い 
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図 4.2：試験体形状および断面 
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材種 径 本数 材種 径 本数

隅筋：4-D13
辺中：4-D10

上端：5-D19
下端：5-D19

   -D13
@100

   -D13
@100

- - - - - -

隅筋：4-D13
辺中：4-D10

上端：5-D19
下端：5-D19

   -D13
@100

   -D13
@100

- - - - - -

4-D10
上端：2-D10
下端：2-D10

□-D10
@100

□-D10
@100

C種1号
SBPR

1080/1230
17mm 4本 SWPR7BL

7本より
12.7mm

上端：2本
下端：2本

RC
隅筋：4-D13
辺中：4-D10

上端：5-D19
下端：5-D19

   -D13
@100

   -D13
@100

- - - - - -

PC 4-D10
上端：2-D10
下端：2-D10

□-D10
@100

 □-D10
@100

C種1号
SBPR

1080/1230
17mm 4本 SWPR7BL

7本より
12.7mm

上端：2本
下端：2本

RC
隅筋：4-D13
辺中：4-D10

上端：5-D19
下端：5-D19

   -D13
@100

   - D13
@100

- - - - - -

PC 4-D10
上端：2-D10
下端：2-D10

□-D10
@100

□-D10
@100

C種1号
SBPR

1080/1230
17mm 4本 SWPR7BL

7本より
12.7mm

上端：2本
下端：2本

RC10P

RC18S

RC10S

PC50S

RC18P

柱 梁 柱 梁
柱 梁

試験体
名称

主筋 せん断補強筋 耐力用PC鋼材

材種 径 本数

17mm 3本 - - - - -

17mm 3本 - - - - -

13mm 2本 - - - - -

RC 17mm 3本

PC 13mm 2本

RC 17mm 3本

PC 13mm 2本

差し筋 ※2短辺
スラブ筋

長辺
スラブ筋

柱
軸力用PC鋼材 接着系アンカー

直交梁 直交梁 スラブ

B種1号
SBPR

930/1080
(アンボンド)

　上端：
　 2-D13
　下端：
　 2-D13

D13
  @100

　上端：
　 2-D13
　下端：
　 2-D13

スラブ
試験体
名称

D13
  @100

RC18S

RC10S

　上端：
　 2-D13
　下端：
　 2-D13

D13
  @100

　上端：
　 2-D13
　下端：
　 2-D13

D13
  @100

PC50S

RC18P

RC10P

D13
  @200

D10
  @100

D13
  @200

D10
  @100

表 4.1：試験体諸元 
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降伏強度※2 引張強度※2

N/mm2 N/mm2

D10 SD295A 370 512

D13 SD295A 379 517
フープ D10 SD295A 370 512

軸力用アンボンドPC鋼棒 17mm (B種1号)SBPR930/1080 1227※1 1285※1

梁主筋 D19 SD295A 398 579

スタラップ D10 SD295A 370 512

柱主筋 D10 SD295A 370 512

フープ D10 SD295A 370 512

軸力用アンボンドPC鋼棒 13mm (B種1号)SBPR930/1080 1366※1 1455※1

耐力用PC鋼棒 17mm (C種1号)SBPR1080/1230 1227※1 1285※1

梁主筋 D10 SD295A 370 512
スタラップ D10 SD295A 370 512

耐力用PC鋼より線 7本より12.7mm SWPR7BL 1934※1 2058※1

梁主筋 D13 SD295A 379 517

スタラップ D10 SD295A 370 512

接着系アンカー D13 SD295A 379 517

長辺スラブ筋 D10 SD295A 370 512

短辺スラブ筋 D13 SD295A 379 517

接着系アンカー D13 SD295A 379 517

差し筋 D13 SD295A 379 517

※1 0.2%オフセット法により算出した。　※2 ミルシートの値を用いた。

PC梁

直交梁

連結スラブ

既存梁

PC柱

使用部位 名称 呼び名 材種

既存柱

柱主筋

設計基準強度Fc
圧縮強度σB

(ヤング係数Ec)

N/mm2 N/mm2

18 14.2　(2.58×104)

10 4.9　(1.62×104)

50 51.4　(3.73×104)※1

-RC
架構：18

スラブ：30
架構：17.0　(2.27×104)

スラブ：36.5　(2.59×104)

-PC 50 50.5　(2.91×104)※1

-RC
架構：10

スラブ：30
架構：7.0　(1.49×104)

スラブ：40.2　(2.82×104)

-PC 50 55.0　(3.48×104)※1

RC18P

RC10P

※1
 架構の圧縮強度及びヤング係数は各部材の平均値とした。

RC10S

PC50S

試験体
名称

RC18S

N/BDFc N/BDσB

0.12 0.15

0.21 0.43

0.026 0.025

-RC 0.12 0.13

-PC 0.06 0.06

-RC 0.21 0.30

-PC 0.06 0.05

軸力比

RC18S

RC10S

PC50S

RC18P

RC10P

表 4.2：鋼材の力学的特性 

表 4.3：コンクリートの力学的特性 

表 4.4：各架構の柱軸力比 
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ここで，図 4.1 および図 4.2 に示した連結試験体はスタブ下面で反力床と剛接しており，

試験体架構の連結は RC スラブおよび反力床を通じて連結した． 

既存 RC 架構は，6 階建ての最下階で既存 RC 建築物を構成する柱を集約したものとし，

試験体の柱断面は 2 本分を想定した．また，試験体の製作の製作は実際の打設状況に合わ

せて，先行してスタブのみを打設した後に，試験体を立てた状態で柱と梁の打設を行った． 

既存 RC 架構の配筋については，柱曲げ降伏先行型と計画するため梁耐力は柱耐力に比

べて剛強にし，柱および梁は十分なせん断余裕度を確保した．それぞれの鉄筋比について，

柱主筋比 Pt＝0.22％，帯筋比 Pw＝1.69％，梁引張鉄筋比 Pt＝0.63％，あばら筋比 Pw＝0.64％

とした．なお，図 4.2 に示した載荷用鉄筋 3-D19 とは水平載荷に用いるアクチュエーター

との連結用鉄筋で，梁の曲げ耐力には換算していない． 

各架構の柱の⾧期軸力については，試験体製作時のコンクリート打設前に柱部材に配線

したアンボンド PC 鋼棒を用いて軸力に相当するプレストレス力を導入した(図 4.2 に軸力

用アンボンド PC 鋼棒と表記)．表 4.4 に軸力比の計画値と実強度値の比較を示したが，既

存柱の軸力比の計画値(N/BDFc)は RC10S および RC10P-RC で 0.21 を基準とし，軸力を

変えず RC18S および RC18P-RC で 0.12 とした．表 4.3 にコンクリートの圧縮強度を示し

たが，既存 RC 架構の低強度のコンクリート実強度管理が非常に難しかったため微小なコ

ンクリート圧縮強度差が起因して，表 4.4 に示す軸力比の実強度値(N/BDσB)となった． 

PC 架構の試験体は PC 柱，PC 梁をそれぞれプレキャスト部材として分けて製作し，既

存 RC 架構と同様に実際の施工手順に合わせて製作した．プレストレス導入力など，各種部

材条件は第 3 章の PC50S と同様である． 

PC 柱の軸力比の計画値(N/BDFc)は上部 4 層分の自重のみを考慮し RC18P-PC および

RC10P-PC では 0.025 とした． 

連結スラブおよび直交梁は連結試験体の既存 RC 架構と PC 架構を図 4.2 に示すクリアラ

ンスを確保して設置し，型枠を組み現場打ちコンクリートを打設した．既存 RC 架構には接

着系アンカーを配置し，PC 架構側には試験体製作時のコンクリート打設前に差し筋をアン

カーしている．接着系アンカーと差し筋は連結スラブ内および直交梁内にて全て頭付きの

ナットを先端に付けフックの代用としている．せん断伝達用接着系アンカーD13＠100 は，

既存 RC 架構内に有効 12da 埋め込み，連結スラブ内に頭付きナット下で 20d 定着した．せ

ん断伝達用差し筋は D13@100 は，PC 架構に全て 20d の 90 度フックにて定着，連結スラ

ブ内に半数を頭付きナット下で 20d 定着，残りの半数は短辺方向スラブ筋を兼用としたた

め既存 RC 架構の 10mm 手前まで延⾧した．引張伝達用接着系アンカーおよび差し筋によ

る軸方向鉄筋 6-D13 は，既存 RC 外柱内に有効 20da 埋め込み，PC 外柱に 20d の 90 度フ

ックにて定着，連結直交梁内に双方から軸方向鉄筋を 25d の重ね継手とした． 
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4.2.2 試験体架構の崩壊メカニズムおよび諸耐力の算定 

一般的に既存 RC 造建物は基準 1)による第 2 次診断法による耐力評価が用いられること

が多いため，本実験において既存 RC 架構は柱に比べ梁を剛強にした．また，PC 架構が既

存 RC 架構の変形に追従して大きな変形レベル時の性能を把握することを目的として，柱

曲げ降伏先行型として RC 柱頭柱脚端のヒンジに RC 柱の曲げ終局耐力を採用して，図

4.3(a)に示す崩壊メカニズムを考えた．この時の柱に作用しているせん断力の総和を既存

RC架構のせん断耐力VRCとして以下により求め，柱の終局変形を基準 1)によるRmu=1/30rad.

と設定した．PC 架構は第 3 章と同様に図 4.3(b)に示す崩壊メカニズムを考え，PC 架構の

せん断耐力 VPC とした．なお，両架構共に RC 基礎梁は剛強である(スタブ)とし，全試験体

において柱の終局耐力を十分に上回るように計画した． 

表 4.5 に試験体の各部材の諸耐力計算値一覧を示す．既存 RC 架構のせん断耐力 VRC は，

柱頭柱脚端の RC 柱端降伏曲げモーメント時の柱せん断力として cQmu の 3 本の総和とした．

RC18S および RC18P-RC の VRC＝588kN，RC10S および RC10P-RC の VRC＝546kN，PC

架構は第 3 章と同様に VPC＝635kN となる．連結試験体のせん断耐力は既存 RC 架構と PC

架構の総和とし，RC18P では 1221kN(＝588kN＋635kN)，RC10P では 1181kN(＝546kN

＋635kN)となる． 

 

 

 

 

 

 

 

RC18S

RC18P-RC
RC10S
RC10P-RC
PC50S
RC18P-PC
RC10P-PC

304

267

cQu2

(kN)

305

305

－

－

－

－

cQmu

(kN)
cQbmu

(kN)
bQu1

(kN)
bQu2

(kN)
cQu1

(kN)

168 79 182 248

試験体
名称

bMu

(kNm)
cMu

(kNm)

168 85

194

196 274 294

91
柱頭116
柱脚107

247 147 358160

cMu cMu cMu

cMu cMu cMu

VRC

H'

L L 

Vpc 

cMu 

cMu 

bMu 

cMu 

bMu 

cMu 

H 

L L 

(a)既存 RC 架構                 (b)PC 架構 

図 4.3：崩壊メカニズム 

表 4.5：試験体の各部材諸耐力計算値一覧(Fc および規格値を用いて算定) 
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表 4.5 に示す既存 RC 架構の cQmu は式(4.1)に，VRC は式(4.2)に示す．算出手順を下記に

示す．なお，算出条件は剛比および変動軸力は考慮せず，算出にあたり，剛比および変動

軸力は考慮せず，せん断余裕度は十分に満足していることを確認している． 

 

cQmu＝(柱頭 cMu+柱脚 cMu)/H’   (kN) 式(4.1) 

cMu ：RC 柱の曲げ終局耐力(kNm) 

H’ ：RC 柱の内法距離(=0.9m) 

VRC＝cQmu×3 本          (kN) 式(4.2) 

 

RC18S および RC18P-RC の VRC の算出 

① 柱せん断力＝(85kNm＋85kNm)/0.87m＝196kN【cQmu】 

② VRC＝196kN×3 本＝588kN 

 

RC10S および RC10P-RC の VRC の算出 

① 柱せん断力＝(79kNm＋79kNm)/0.87m＝182kN【cQmu】 

② VRC＝182kN×3 本＝546kN 

 

  

※1：上記計算値を求める際には，コンクリート強度は Fc を使用し， 

水平載荷時の変動軸力は考慮していない． 

※2:：上記計算値は下記の評価式によっている． 

bMu ：梁の曲げ終局耐力 1)15)16) 

cMu ：柱の曲げ終局耐力 1)15)16) 

cQmu ：柱曲げ降伏時の柱せん断力 

cQbmu ：梁曲げ降伏時の柱せん断力 

bQu1，cQu1 ：梁および柱のせん断耐力 

【荒川 mean 式 1)(RC 部材)，トラスアーチ式 15)16)(PC 部材)】 

bQu2，cQu2 ：圧着接合面のせん断耐力 15)16)(PC 部材) 
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4.2.3 既存 RC 架構と PC 架構を連結する RC スラブの設計 

連結試験体の接合部の設計において，接合部端部に作用する引張力については直交梁で

負担し，せん断力については引張力を負担する直交梁幅を除く範囲の RC スラブで負担す

るものとした．連結試験体の製作については，既存 RC 架構と PC 架構を構築してから既存

RC 架構の連結スラブとの接合面に目荒らし加工を施し，既存 RC 架構に接着系アンカーの

配置，スラブ筋と割裂補強筋を配筋したのち Fc=30N/mm2 の連結スラブコンクリートを打

設した． 

接着系アンカーのせん断耐力においては，式(4.3)に示す様にマニュアル 5)に準拠して連

結スラブと既存 RC 架構もしくは PC 架構の界面に入力されるせん断力に対して，せん断ず

れ変形を 2mm 以下に制限するための低減係数φS=0.7 を用いて決定している． 

 

Qa＝φs・min(Qa1 , Qa2) 式(4.3) 

yes1a a7.0Q   式(4.3.1) 

esBc2a aE4.0Q   式(4.3.2) 

Qa ：接着系アンカー1 本あたりのせん断耐力(N)  

φs ：せん断変形を 2mm 以下に制限するための低減係数(=0.7)  

sae ：接合面における接着系アンカーの断面積(mm2)  

y ：接着系アンカーの降伏点強度(N/mm2)  

   Ec ：既存 RC 架構のヤング係数(N/mm2) 

   σB ：既存 RC 架構のコンクリート圧縮強度(N/mm2) 

 

PC 架構が負担する層せん断力 VPC(=635kN)の伝達に必要なスラブ自体のせん断伝達耐

力 QS は，マニュアル 5)に準拠して 0.1・Fc・St・SL(=1140kN，St：スラブ厚さ，SL：スラブ

⾧さ)として求めた．また，スラブ筋比 pW においては RC 耐震壁の構造性能に基づき，文献
17)18)に準拠してスラブに作用するせん断力がひび割れ耐力に達した以降も大きな剛性低下

を招かないように，pW・σy・St・SL(=895kN，pW=0.79％，σy：スラブ筋の規格降伏点強度

=295N/mm2)が QPC を上回るように過配筋とした．スラブ厚さ St は，接着系アンカーの割

裂補強筋のかぶり厚さを 20mm 確保させることを優先して S t＝80mm とした． 

式(4.3)に示す既存 RC 架構に配置する接着系アンカーのせん断耐力 QaRC，QS および VPC

の計算値を材料の規格値(Fc とミルシート)による値と材料試験結果による値に分けて，表

4.6 に示す．QaRC おいて，材料の規格値による値では両試験体共に VPC(＝635kN)を上回っ

ているが，材料試験結果による値では式(4.7.1)により RC10P の QaRC(＝596kN)が VPC(＝

730kN)を下回っている．ただし，これはせん断ずれ変形を 2mm 以下に抑えるための低減

係数φS(＝0.7)を適用しているためで，これがなければ QaRC＝851kN となり VPC を上回る． 
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 材料の規格値による値 材料試験結果による値 

 QaRC QS VPC QaRC  QS VPC 

RC18P 953 1140 635 1147 1387 713 

RC10P 786 1140 635 596 1528 730 

 

連結スラブのせん断剛性 Kconn は，図 4.4 の様にせん断バネを直列に配置したモデルで推

定することができる．Kconn の算定式を式(4.4)に示す． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Kୡ୭୬୬ =
1

1
Kୟୖେ

+
1
Kୱ

+
1

Kୟ୔େ

 式(4.4) 

KaRC＝QaRC / δaRC 式(4.5) 

KaPC＝QaPC / δaPC 式(4.6) 

QaRC＝n・φs・min(Qa1 , Qa2) 式(4.7.1) 

QaPC＝n・φs・min(Qa1 , Qa2) 式(4.7.2) 

yes1a a7.0Q   式(4.7.3) 

esBc2a aE4.0Q   式(4.7.4) 

Ks＝G・bs・Ls/ts 式(4.8) 

G＝E/2(1+ν)｝ 式(4.9) 

Kconn ：せん断バネの直列配置による連結スラブのせん断剛性(N/mm) 

KaRC ：既存 RC 架構とスラブ接合面の等価せん断剛性(N/mm) 

KaPC ：PC 架構とスラブ接合面の等価せん断剛性(N/mm) 

表 4.6：QaRC、QS および QPC の計算値(kN) 

図 4.4：せん断バネの直列配置による連結スラブのせん断剛性モデル 

PC 架構 

RC スラブ

既存 RC 架構 

KS（スラブ） 

KaPC（PC 架構とスラブ接合面） 

KaRC（既存 RC 架構とスラブ接合面） 
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QaRC ：既存 RC 架構に配置した接着系アンカーの合計せん断耐力(N) 

QaPC ：PC 架構に配置した差し筋の合計せん断耐力(N) 

n ：接着系アンカー,差し筋のシアコネクター本数(=46 本) 

φs ：せん断変形を 2mm 以下に制限するための低減係数(=0.7) 

sae ：接合面における接着系アンカーの断面積(mm2) 

σy ：接着系アンカーおよび差し筋 D13 の降伏点強度(=295N/mm2) 

Ec ：既存 RC 架構のヤング係数(N/mm2) 

σB ：既存 RC 架構のコンクリート圧縮強度(N/mm2) 

δaRC,δaRC ：QaRC,QaPC による接続面のずれで，2mm と仮定する． 

Ks ：スラブ自体のせん断弾性剛性(N/mm) 

G ：コンクリートのせん断弾性係数(N/mm2) 

ts ：スラブ厚(=80mm) 

Ls ：スラブ⾧さ(=4750mm) 

bs ：スラブの短辺方向の内法⾧さ(=610mm) 

E ：スラブのコンクリートのヤング係数(N/mm2) 

ν ：コンクリートのポアソン比(=0.2) 

 

 

 材料の規格値による値 材料試験結果による値 

 Ka1 Ks Ka2 Kconn Ka1 Ks Ka2 Kconn 

RC18P 476.5 6904.4 476.5 230.3 573.4 6722.7 612.2 283.6 

RC10P 396.3 6904.4 476.5 209.8 298.1 7475.4 612.2 195.2 

 

各せん断剛性の結果を材料の規格値による値と材料試験結果による値に分けて，表 4.7 に

示す．RC18P および RC10P 共に剛性が低い箇所は架構とスラブ接合面となっており，例

えば RC18P の材料の規格値による値では，VPC(＝635kN)時で生じる層間変形 2.97mm の

内，スラブ自体のせん断変形は 0.1mm で，架構とスラブ接合面で 2.87mm ずれ変形が生じ

ることになる．しかしながら，連結スラブにせん断力が入力される際の架構の層間変形角と

比較すると小さい層間変形角で十分にせん断伝達ができるので，接合部として機能上差し

支えないと考える．この仮定は限られた実験結果に基づいており，接着系アンカーによる接

合面のせん断剛性を設定するためのモデルを確立するには，より多くのデータが必要であ

る．  

表 4.7：連結スラブのせん断剛性(kN/mm) 
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4.2.4 載荷方法および計測方法 

写真 4.1 および図 4.5 に載荷装置およびセットアップ状況を示す．ジャッキ端部には試験

体の捩れを抑制するため，パンタグラフを設けた．単体試験体では各架構の梁軸心位置，ま

た連結試験体では既存 RC 架構の梁軸心位置に左右 2 基のアクチュエーターを設置し，地

震時の水平力を模して同時に押し引きして正負交番繰り返し漸増載荷を行った． 

図 4.6 に載荷サイクルを示す．載荷は変位制御で行い，層間変形角 R=±1/500rad.，±

1/250rad.，±1/150rad.，±1/100rad.，±1/66rad.，±1/50rad.および±1/33rad.で 2 回ず

つ，その後一方向に変形を与えた．水平力は，左右のジャッキ先端に取り付けたロードセル

を用いて計測し，変位は各パネルゾーンの中央に水平・鉛直・面外方向を計測した．層間変

形角 R は左右外柱パネルゾーン中央の水平変位の平均値δをスタブ上面からパネルゾーン

中央までの高さ h(既存 RC 架構:1060mm，PC 架構：1075mm)で除して求めている． 

既存 RC 架構の柱主筋の歪度は歪ゲージを用いて危険断面周辺で計測し，⾧期軸力用ア

ンボンド PC 鋼棒およびフープ筋の歪度は柱内法中央で計測した．PC 架構のプレストレス

導入用 PC 鋼棒の歪度は危険断面周辺で計測し，フープ筋の歪度は柱内法中央で計測した．

柱軸力用 PC 鋼棒のプレストレスは微小であるため，歪度は計測していない．また，柱のコ

ンクリート表面に 3 軸ゲージを貼付し，柱内法中央で計測した． 

また，第 3 章の実験計測方法と同様に既存 RC 架構および PC 架構のスタブ(基礎梁)と反

力床の間に H 型鋼(SS400)で製作したロードセルを挟んで設置し，既存 RC 架構が負担する

層せん断力の水平反力とジャッキ荷重が架構に与えた水平力との関係を観測し，同時にロ

ードセルにより PC 架構が負担する層せん断力の計測を行った． 

 

 

 

 

 

 

写真 4.1：載荷装置およびセットアップ状況 
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図 4.7 にロードセルと変位計測位置を示す．既存 RC 架構と PC 架構の層せん断力(Q 

=QRC+ QPC)は，スタブと反力床間の 4 箇所のロードセルにより別々に測定した．柱梁パネ

ルゾーン中心の 2 方向の変位(uL, vL)，(uM, vM)と試験体中の PC 架構と既存 RC 架構両方の

(uR, vR)および，スタブ左右両端の水平変位(usR，usL)の変位計測から，層間変位 δ を δ=(uR 

+ uL)/2ʷ(usR + usL )/2 とした．PC 架構の PC 圧着関節部の回転角を第 3 章の PC50S と同

様に計測する． 
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図 4.5：載荷装置およびセットアップ状況 

図 4.6：載荷サイクル 
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(a)既存 RC 架構 

(b)PC 架構 

図 4.7：ロードセルと変位計測位置 

写真 4.2：ロードセル 
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4.3 架構の力学的性状 

4.3.1 架構の損傷性状 

 図 4.8-1～4.8-6 の(a)～(g)に層間変形角 R=1/250rad.，1/150rad.，1/100rad.，1/66rad.，

1/50rad.，1/33rad.ピーク時における各架構のひび割れ図，図 4.9-1(a)～(x)にピーク時およ

び除荷時における PC 柱梁圧着関節部のθB1～θB4 で計測した相対変位(離間量)と層間変形

角との関係，図 4.9-2(a)～(r)にピーク時および除荷時における柱とスタブの PC 圧着関節

部のθC1～θC3 で計測したスタブとの相対変位(離間量)と層間変形角との関係を示す．なお，

比較参考とするため PC50S も同時に示す． 

既存 RC 架構において，RC18S は R=1/500rad.で柱脚と梁端に曲げひび割れが生じた．

R=1/250rad.で外柱の柱脚主筋の降伏が開始し，R=1/150rad.で中柱柱頭柱脚の主筋が降伏

した．R=1/66 で全柱頭柱脚の主筋が降伏し，R=1/50rad.で最大耐力に達した．破壊モード

は多少のせん断ひび割れは観測されたものの柱の曲げ降伏である． 

RC10S は R=1/500rad.で柱脚と梁端に曲げひび割れが，R=1/250rad.で中柱にせん断ひ

び割れが生じた．R=1/150rad.で柱脚主筋の降伏が開始し，中柱四隅の主筋に沿ってひび割

れが生じた．このとき，圧縮降伏する主筋もみられた．R=1/66rad.で全柱四隅の主筋に沿っ

てひび割れが生じ最大耐力に達した．破壊モードは柱の曲げ降伏後の付着割裂破壊である． 

なお，RC18S および RC10S の両試験体の梁全⾧にわたって曲げひび割れが生じたが，梁

主筋の降伏は確認されなかった． 

既存 RC 架構を PC 補強架構と連結した試験体 RC18P において，PC 架構の関節部の離

間は R=1/1000rad.までに確認されなかった．なお，R は既存 RC 架構での計測値で示す．

R=1/500rad.で既存 RC 柱梁，PC 梁に曲げひび割れが，引張柱近傍のスラブ端部に曲げひ

び割れが生じた．R=1/250rad.で既存柱主筋の降伏が開始し，PC 柱の曲げひび割れと中柱

近傍のスラブに曲げひび割れが発生した．R=1/150rad.で既存 RC 中柱柱頭柱脚の主筋が降

伏し，PC 中柱柱頭の曲げひび割れが生じた．R=1/100rad.で既存 RC 外柱にせん断ひび割

れが生じた．この時点で RC スラブには外柱からスパン中央までの範囲および中柱からス

パン 1/4 までの範囲に曲げひび割れおよびせん断ひび割れも発生した．R=1/66rad.で既存

RC 柱全ての主筋が降伏し，R=1/50rad.で PC 中柱と PC 中柱のパネルゾーンにせん断ひび

割れが生じ，最大耐力に達した．既存 RC 架構の破壊モードは RC18S と同様に多少のせん

断ひび割れは観測されたものの柱の曲げ降伏破壊であった． 

既存 RC 架構を PC 補強架構と連結した試験体 RC10P において，PC 架構の関節部の離

間は R=1/1000rad.までに確認されなかった．R=1/500rad.で既存 RC 柱梁，PC 梁に曲げひ

び割れが生じた．R=1/250rad.で既存 RC 中柱柱脚主筋の降伏が開始し，PC 柱の曲げひび

割れが生じた．R=1/150rad.で全既存 RC 柱四隅の主筋に沿ってひび割れが生じた．

R=1/66rad.で最大耐力に達し，R=1/50 で PC 中柱にせん断ひび割れが生じた．既存 RC 架

構の破壊モードは RC10S と同様に柱の曲げ降伏後の付着割裂破壊であった． 
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PC 架構の挙動および損傷については，3 体共に外柱のひび割れ損傷および柱とスタブの

PC 圧着関節部の相対変位は全ての試験体において概ね同様な挙動を示している．一方で，

図 4.9 の結果から，PC 架構中柱の PC 柱梁圧着関節部の相対変位(離間量)は，サイクルピ

ーク時で，スラブの有無にかかわらず R≦1/100rad.で概ね同様であるが，R＞1/100rad.で

はスラブが取り付く PC 架構は，その離間量がほぼ最大となり回転角が拘束された．図 4.8

の PC 架構の結果から，連結スラブが取り付くことで，PC 柱梁圧着関節部の回転角が拘束

されたこと，およびスラブの協働効果により PC 梁の曲げ終局耐力が向上したことで，大変

形時において PC 梁下位置で柱が損傷し，スラブが取り付かない PC 架構中柱と崩壊型が変

わった．このことから当耐震補強において，既存 RC 構造物の変形性能と損傷に配慮し，既

存 RC 構造物に対して許容する層間変形角を R=1/100rad.として用いるのが実用的である

と考える． 
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図 4.8-1(a)：RC18S R=1/250rad.時ひび割れ図 

図 4.8-1(b)：RC１0S R=1/250rad.時ひび割れ図 

図 4.8-1(c)：RC18P-RC R=1/250rad.時ひび割れ図 

図 4.8-1(d)：RC１0P-RC R=1/250rad.時ひび割れ図 
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図 4.8-1(e)：PC50S R=1/250rad.時ひび割れ図 

図 4.8-1(f)：RC18P-PC R=1/250rad.時ひび割れ図 

図 4.8-1(g)：RC１0P-PC R=1/250rad.時ひび割れ図 
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図 4.8-2(a)：RC18S R=1/150rad.時ひび割れ図 

図 4.8-2(b)：RC１0S R=1/150rad.時ひび割れ図 

図 4.8-2(c)：RC18P-RC R=1/150rad.時ひび割れ図 

図 4.8-2(d)：RC１0P-RC R=1/150rad.時ひび割れ図 
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図 4.8-2(e)：PC50S R=1/150rad.時ひび割れ図 

図 4.8-2(f)：RC18P-PC R=1/150rad.時ひび割れ図 

図 4.8-2(g)：RC１0P-PC R=1/150rad.時ひび割れ図 
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図 4.8-3(a)：RC18S R=1/100rad.時ひび割れ図 

図 4.8-3(b)：RC１0S R=1/100rad.時ひび割れ図 

図 4.8-3(c)：RC18P-RC R=1/100rad.時ひび割れ図 

図 4.8-3(d)：RC１0P-RC R=1/100rad.時ひび割れ図 
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図 4.8-3(e)：PC50S R=1/100rad.時ひび割れ図 

図 4.8-3(f)：RC18P-PC R=1/100rad.時ひび割れ図 

図 4.8-3(g)：RC１0P-PC R=1/100rad.時ひび割れ図 
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図 4.8-4(a)：RC18S R=1/66rad.時ひび割れ図 

図 4.8-4(b)：RC１0S R=1/66rad.時ひび割れ図 

図 4.8-4(c)：RC18P-RC R=1/66rad.時ひび割れ図 

図 4.8-4(d)：RC１0P-RC R=1/66rad.時ひび割れ図 
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図 4.8-4(e)：PC50S R=1/66rad.時ひび割れ図 

図 4.8-4(f)：RC18P-PC R=1/66rad.時ひび割れ図 

図 4.8-4(g)：RC１0P-PC R=1/66rad.時ひび割れ図 
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図 4.8-5(a)：RC１8S R=1/50rad.時ひび割れ図 

図 4.8-5(b)：RC１0S R=1/50rad.時ひび割れ図 

図 4.8-5(c)：RC18P-RC R=1/50rad.時ひび割れ図 

図 4.8-5(d)：RC１0P-RC R=1/50rad.時ひび割れ図 
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図 4.8-5(e)：PC50S R=1/50rad.時ひび割れ図 

図 4.8-5(f)：RC18P-PC R=1/50rad.時ひび割れ図 

図 4.8-5(g)：RC１0P-PC R=1/50rad.時ひび割れ図 
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図 4.8-6(a)：RC18S R=1/33rad.時ひび割れ図 

図 4.8-6(b)：RC１0S R=1/33rad.時ひび割れ図 

図 4.8-6(c)：RC18P-RC R=1/33rad.時ひび割れ図 

図 4.8-6(d)：RC１0P-RC R=1/33rad.時ひび割れ図 
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図 4.8-6(e)：PC50S R=1/33rad.時ひび割れ図 

図 4.8-6(f)：RC18P-PC R=1/33rad.時ひび割れ図 

図 4.8-6(g)：RC１0P-PC R=1/33rad.時ひび割れ図 
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(a)PC50S 左柱左梁上端θB1U           (d)PC50S 左柱左梁下端θB1D 

(b)RC18P-PC 左柱左梁上端θB1U        (e)RC18P-PC 左柱左梁下端θB1D 

(c)RC10P-PC 左柱左梁上端θB1U        (f)RC10P-PC 左柱左梁下端θB1D 
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(g)PC50S 中柱左梁上端θB2U            (j)PC50S 中柱左梁下端θB2D 

(h)RC18P-PC 中柱左梁上端θB2U         (k)RC18P-PC 中柱左梁下端θB2D 

(i)RC10P-PC 中柱左梁上端θB2U         (l)RC10P-PC 中柱左梁下端θB2D 
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(m)PC50S 中柱右梁上端θB3U             (p)PC50S 中柱右梁下端θB3D 

(n)RC18P-PC 中柱右梁上端θB3U         (q)RC18P-PC 中柱右梁下端θB3D 

(o)RC10P-PC 中柱右梁上端θB3U         (r)RC10P-PC 中柱右梁下端θB3D 
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(t)PC18P-PC 右柱右梁上端梁θB4U         (w)PC18P-PC 右柱右梁下端θB4D 

(u)PC10P-PC 右柱右梁上端梁θB4U         (x)PC10P-PC 右柱右梁下端θB4D 

図 4.9-1：PC 柱梁圧着関節部の相対変位(離間量)－層間変形角関係 
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(a)PC50S 左柱左側θC1L               (d)PC50S 左柱右側θC1R 

(b)RC18P-PC 左柱左側θC1L            (e)RC18P-PC 左柱右側θC1R 

(c)RC10P-PC 左柱左側θC1L            (f)RC10P-PC 左柱右側θC1R 
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(g)PC50S 中柱左側θC2L               (j)PC50S 中柱右側θC2R 

(h)RC18P-PC 中柱左側θC2L            (k)RC18P-PC 中柱右側θC2R 

(i)RC10P-PC 中柱左側θC2L            (l)RC10P-PC 中柱右側θC2R 
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図 4.9-2：PC 柱スタブ圧着関節部の相対変位(離間量)－層間変形角関係 
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4.3.2 架構の層せん断力 Qʷ層間変形角 R 関係 

図 4.10 に各架構の層せん断力 Qʷ層間変形角 R 関係を示す．ここで第 3 章に示した図

3.8 の PC50S の QʷR 関係においてジャッキ荷重とロードセル荷重が概ね同様であったこ

とから，他の架構においても Q はロードセル荷重を採用する(図 4.10 (a)に例示)．全試験体

共に最大耐力は終局耐力の計算値を上回っている．なお，本実験では柱軸力をアンボンド

PC 鋼棒により与えており，各履歴特性において PC 鋼棒による軸力の水平方向成分は，既

存 RC 架構については除去，PC 架構については微小なことから考慮していない．鉛直方向

成分については増減が確認されたが，この影響も小さいことから表 4.4 に示す架構の曲げ終

局耐力およびせん断終局耐力の計算値には考慮していない． 

図 4.10(b)の RC18S および RC10S の QʷR 関係は，破壊モードに対応した履歴特性を示

した． 

図 4.10(c)に RC18P および RC10P の QʷR 関係を示す．縦軸の Q は既存 RC 架構と PC

架構の層せん断力の合計，横軸の R は既存 RC 架構の層間変形角を示している．図より PC

架構が負担する層せん断力は，既存 RC 架構から連結スラブを介して確実に PC 架構に伝達

されていることがわかる． 

図 4.10(d)に，RC18P の既存 RC 架構 RC18P-RC と RC18S の QʷR 関係を示す．既存

RC 架構への層せん断力は RC18P-RC の方が RC18S より大きいものの，既存 RC 架構は同

様な履歴特性を示し，ジャッキ荷重は連結試験体の方が大きいが負担するせん断力が同様

であれば，補強の有無で損傷性状は変わらない．これは図 4.10(e)の RC10P-RC と RC10S

についても同様なことが言える． 

図 4.10(f)に，RC18P と RC10P の PC 架構を取り出した RC18P-PC と RC10P-PC，お

よび PC50S の QʷR 関係を示す．RC18P-PC と RC10P-PC は，スラブが取り付くことで

PC 架構の柱梁関節部の下端引張時に離間は拘束されるため，PC50S とは離間状況が異な

り，またスラブの協力幅の効果により PC50S よりも曲げ剛性が高い履歴特性を示した．

RC18P-PC と RC10P-PC を比較すると，R=1/150rad.までは RC18P-PC の方がピーク時の

負担せん断力が大きいが，それ以降は同様な履歴性状を示した． 

図 4.10(d)の既存 RC 架構 RC18P-RC と図 4.10(e)の既存 RC 架構 RC10P-RC において，

RC10P-RC は低強度コンクリートのため，せん断耐力が RC18P-RC よりかなり低く，残留

変形は RC18P-RC より約 2 倍大きかった．しかし，図 4.10(c)の RC18P および RC10P の

QʷR 関係から分かるように，連結試験体全体としては RC18P と RC10P は同様の残留変

形を示した．これは，PC 架構の復元力による引き戻し効果が既存 RC 架構に作用したため

と考えられる．RC18P-RC の残留変形の最大で約半分，RC10P-RC の残留変形の最大で約

2/3 を引き戻している．ただし，PC 架構と RC 架構を連結した場合のメカニズムを適切に

評価するには，さらに多くの実験研究を含む調査が必要である．  
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図 4.10：各架構の層せん断力‐層間変形角関係 
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4.4 RC スラブ接合部の力学的性状および構造性能 

4.4.1 連結スラブの損傷性状 

図 4.11-1(a)～(f)に RC18P における連結スラブおよび直交梁の R=1/250rad.，1/150rad.，

1/100rad.，1/66rad.，1/50rad.，1/33rad.ピーク時のひび割れ図，図 4.11-2(a)～(j)に

R=1/33rad.ピーク時のひび割れ図に示す RC18P の直交梁付近の連結スラブのひび割れ幅

の推移を示す．また，同様に図 4.12-1(a)～(f)および図 4.12-2(a)～(j)に RC10P のそれらを

示す．RC18P および RC10P の連結スラブは概ね同様なひび割れ性状を示し，既存 RC 架

構のせん断耐力およびコンクリート圧縮強度による違いはさほど見られなかった． 

連結スラブには，PC 架構の関節部の離間が生じる R=1/1000rad.程度までひび割れは確

認されなかった．また，R=1/500rad.では正負載荷時において，スラブ端部の圧縮柱近傍に

架構軸から 60°程度傾いた曲げひび割れが発生した．R=1/250rad.では中柱近傍に曲げひ

び割れが発生し，R=1/150rad.および 1/100rad.ではスラブ端部の引張柱近傍に架構軸から

30°程度傾いたせん断ひび割れが発生した．その後，層間変形角が大きくなるに従ってひび

割れの増加および進展が見られた．連結スラブに発生した曲げひび割れは連結スラブ端部

の圧縮柱近傍に最も集中し，かつ，ひび割れ幅も大きいものが多く見られ，載荷ピーク時に

おける最大ひび割れ幅は 0.9～0.95mm であった．一方，せん断ひび割れは連結スラブ端部

の引張柱近傍から発生し，中柱近傍を除く範囲に渡って発生した．せん断ひび割れ発生後に

そのひび割れ幅は増大せず，載荷ピーク時における最大ひび割れ幅は 0.2～0.35mm であっ

た． 

 

 

 

 

 

 

 

図 4.11(a)：RC18P  R=1/250rad.時連結スラブひび割れ図 

図 4.11(b)：RC18P  R=1/150rad.時連結スラブひび割れ図 
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図 4.11(c)：RC18P  R=1/100rad.時連結スラブひび割れ図 

図 4.11(d)：RC18P  R=1/66rad.時連結スラブひび割れ図 

図 4.11(e)：RC18P  R=1/50rad.時連結スラブひび割れ図 

図 4.11(f)：RC18P  R=1/33rad.時連結スラブひび割れ図 
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図 4.12(a)：RC10P  R=1/250rad.時連結スラブひび割れ図 

図 4.12(b)：RC10P  R=1/150rad.時連結スラブひび割れ図 

図 4.12(c)：RC10P  R=1/100rad.時連結スラブひび割れ図 

図 4.12(d)：RC10P  R=1/66rad.時連結スラブひび割れ図 
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図 4.12(e)：RC10P  R=1/50rad.時連結スラブひび割れ図 

図 4.12(f)：RC10P  R=1/33rad.時連結スラブひび割れ図 
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図 4.12-2：RC10P 直交梁付近の連結スラブのひび割れ幅の推移 
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4.4.2 連結スラブの変形性状 

図 4.13 に RC18P と RC10P の連結スラブのせん断応力度τʷせん断変形角γ関係を示

す．τは PC 架構のせん断力 Q をスラブの⾧辺方向縦断面積 A(＝0.38m2)で除した値とす

る．γは既存 RC 架構と PC 架構の水平変形差δh を短辺方向スラブ内法幅(＝610mm)で除

した値とする． 

2 体の既存 RC 架構はコンクリート圧縮強度が違うが，既存 RC 架構との接合面を含めた

連結スラブの履歴はほぼ同様な挙動を示した．RC18P の連結スラブの最大せん断応力度は，

正載荷時で 2.20N/mm2，負載荷時で 1.93N/mm2，平均値は 2.06N/mm2 であった． 

各載荷サイクルにおいてτʷγ関係はほとんど線形で残留変形も僅かであり，PC 架構の

補強効果が既存 RC 架構に適切に伝達されている．一方で，載荷振幅が増加するごとにスラ

ブのせん断剛性が連続的に低下しており，連結スラブへの入力せん断力が大きくなるにつ

れ既存 RC 架構の曲げひび割れが連結スラブに繋がることが原因であると考える． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
図 4.13：連結スラブのせん断応力度τ－せん断変形角γ関係 
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4.4.3 連結スラブの等価せん断剛性率 

図 4.14 に両試験体における連結スラブのτʷγ骨格曲線および文献 19)による式(4.10)に

よる RC18P の近似曲線の比較を示す．式(4.10)中のτ0 は 2.06N/mm2 とし，γ0 は最小二

乗法により 0.0056 となる．その際の誤差の二乗の和 R2 は 0.33 である．比較的誤差が大き

い理由として，骨格曲線が正負方向においてシンメトリックと仮定することによってτ0＝

2.06N/mm2 となるが，実験結果によるせん断強度は正負方向で違うためである． 

    𝜏 = sgn(𝛾)ቐ
𝜏଴ ቈ2

|𝛾|

𝛾଴
− ൬

𝛾

𝛾଴
൰
ଶ

቉ , |𝛾| ≤ 𝛾଴

𝜏଴, 𝛾଴ < |𝛾|

 式(4.10) 

t0 はせん断強度，g0 はせん断強度におけるせん断変形角 

 

近似曲線によると，RC18P の連結スラブの初期等価せん断剛性率 Geq0=2τ0/γ0 は

737N/mm2 で，文献 19)からコンクリートのヤング係数により推定される計算値の約 6.8%に

相当する．しかし，これは式(4.4)によるせん断剛性 Kconnによる値とほぼ近似した値を示し，

表 4.6 に示す RC18P の材料試験結果による Kconn の計算値は 284kN/mm で，これを用いた

場合の等価せん断剛性率 Geq,d=Kconnbs/Ls/ts=455N/mm2 となる． 

図 4.15 に連結スラブの等価せん断剛性率 Geq と既存 RC 架構の層間変形角 R の関係を示

す．各載荷サイクルでの Geq は，載荷サイクルの最大せん断歪度における割線剛性として求

められる．RC18P および RC10P の連結スラブの等価せん断剛性率 Geq は層間変形角 R の

増加に伴い同様に低下する傾向が見られ，R＝1/200rad.を超えると両者は近似する結果が

得られた．RC18P-RC の R＝1/150rad.，RC10P-RC の R＝1/100rad.で等価せん断剛性率の

計算値 Geq,d にまで達し，それ以降は層間変形角 R の増大に伴い下回っていった． 

今回の実験では 4.2.3 に示した連結スラブのせん断剛性モデルで実験結果をよく表現でき

ているが，実際には連結スラブの面外方向の曲げなどの影響も大きいと考えられるため，実

用に当たっては追加検討が必要である． 
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初期においては等価せん断剛性率の計算値 Geq,d は RC18P および RC10P 共に上回って

いるものの，RC18P に比べて RC10P の等価せん断剛性率 Geq0＝534N/mm2 が低く大きな

誤差が生じた．これは初期段階において既存 RC 架構と RC スラブの接合面の密着性のばら

つきが原因の一つであると推定する．実際の外付け型耐震補強の RC スラブコンクリート

の施工を考えるとこの施工精度を一定に管理することは難しく，許容誤差として判断した． 
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図 4.14：連結スラブの τ－γ 骨格曲線および近似曲線の比較 

図 4.15：連結スラブの等価せん断剛性率 G eq と層間変形角 R の関係 
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4.4.4 連結スラブの歪度性状 

4.4.4.1 連結スラブ面内の歪度性状 

これまでに PC 架構での補強による RC スラブの損傷性状や履歴特性，せん断剛性率が得

られた．ここでは RC スラブおよび直交梁の配筋の面内方向歪度を整理する． 

連結スラブおよび直交梁の配筋は，図 4.2 に示す①既存 RC 架構に配置した接着系アンカ

ー，②既存 RC 柱に配置した接着系アンカーおよび PC 柱に配置した差し筋による直交梁の

軸方向鉄筋，③PC 架構に配置したせん断用差し筋兼短辺方向のスラブ筋，④⾧辺方向のス

ラブ筋の 4 要素で構成している．図 4.16 に連結スラブおよび直交梁の配筋の内，歪度計測

した鉄筋のみを抜粋して示し，図 4.17-1 および 2(a)～(j)に試験体 RC18P および RC10P の

R=1/250rad.，1/150rad.，1/100rad.，1/66rad.，1/50rad.における連結スラブ上面のひび割

れ状況，⾧辺方向および短辺方向のスラブ筋の歪度分布を正負載荷別に示す． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

① 既存 RC 架構に配置した接着系アンカー 

既存 RC 架構に配置した接着系アンカーは，左右の梁の各 22 本シングル@100 に中柱の

2 本を加えて合計 46 本である．この内，各梁の外端・中央・内端の 2 本ずつ合計 12 本の

接着系アンカーの歪度を計測することとし，図 4.16 の右外端から左外端に向けて接着系ア

ンカーを A1～A12 とした．計測した全接着系アンカーにおいて弾性範囲であった． 

 

② 既存 RC 柱および PC 柱に配置した直交梁の軸方向鉄筋 

直交梁においては，梁内に 2 本×3 段で計 6 本ある軸方向鉄筋の内，上端筋 2 本を計測し

た．また，右側直交梁の PC 柱および RC 柱に配置した接着系アンカーおよび差し筋を BA1

～BA4，左側直交梁も同様に BC1～BC4 とした．これによりにマニュアル 5)に示す偏心曲

げモーメントによって直交梁に発生する軸方向引張歪度を確認した． 

直交梁の軸方向鉄筋の曲げおよび軸方向歪度は概ね同様の挙動を示していることから，

直交梁内において良好な重ね継手の効果があると判断できる．RC18P の BA4 は R=1/66rad.

図 4.16：連結スラブ・直交梁の歪度計測鉄筋位置 
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時で降伏歪度に達しており，それが起因して前述した隣接するシアコネクターとして期待

する接着系アンカーA1 に弾性範囲で若干の引張歪度が増加したため負担したと推定される．

BA4 を除く軸方向鉄筋は弾性範囲内におさまっていた． 

 

③ PC 架構に配置したせん断用差し筋兼短辺方向のスラブ筋 

短辺方向スラブ筋に関しては，各スパンに 22 本シングル＠100 で配筋したせん断用差し

筋の内，半分の差し筋を既存 RC 架構の付近まで延⾧した．これに中柱内の 2 本を加えた計

46 本の内，各スパンの端部から中央に向けて L/4 のスラブ筋を各 1 本ずつ計 4 本の歪度を

計測することとし，右-中柱間から左-中柱間に向けて S1～S4 とした． 

S1～S4 の曲げおよび軸方向歪度は，正負載荷時で左右対称の傾向が見られ RC18P およ

び RC10P は概ね同様の挙動を示した．S1 および S4 には多少の引張歪度が発生したもの

の，弾性範囲内におさまっていた． 

 

④ ⾧辺方向のスラブ筋 

⾧辺方向スラブ筋に関しては，6 本シングル＠100 で配筋した．この内，既存 RC 架構側

および PC 架構側から 2 本目を各スパン 5 ヶ所ずつ計 20 ヶ所の歪度を計測することとし，

既存 RC 架構側を LA1～LA10，PC 架構側を LB1～LB10 とした． 

既存 RC 架構側のスラブ筋においては LA1 および LA10 の引張歪度が最も大きく，R＝

1/150rad.から連結直交梁が引張軸方向力作用する反対側の端部に残留歪度が発生し始めた．

R=1/66rad.で RC18P および RC10P で降伏歪度に達した．歪度は外端部からスパン中央に

向けて小さくなる傾向が見られ，中柱から 750mm にある比較的ひび割れの少ない範囲に位

置する LA4，LA7 では，引張歪度が殆ど発生しなかった．スラブ筋の曲げおよび軸方向歪

度は，RC18P および RC10P 共に左-中柱間および右-中柱間で左右対称の傾向が見られた． 

一方，PC 架構側のスラブ筋は，RC18P および RC10P で連結直交梁に引張軸方向力が作

用する側の LB1 および LB10 の引張歪度が最も大きくなるが，載荷方向によって歪度が 0

あるいは圧縮歪度に戻る傾向が見られる．RC18P において R=1/66rad.で降伏歪度に達し，

RC10P は降伏歪度付近まで発生した． 

RC18P は，スパン中央付近の LB3 および LB8 において R=1/66～1/50 にかけて正負載

荷時で引張歪度が生じ始めた．また，中柱から 750mm に位置する LB4 および LB7 では，

既存 RC 架構側同様に引張歪度は殆ど発生していない．既存 RC 架構側と PC 架構側のスラ

ブ筋の歪度は，RC18P および RC10P 共に概ね同様の挙動を示しているが，既存 RC 架構

側の最大歪度の方が大きい傾向が見られた． 
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4.4.4.2 連結スラブ面外の歪度性状 

架構に水平変形が生じると柱と大梁の固定度にもよるが，理論的に大梁は微小ながらも

上下に変形が生じ，また，架構の損傷が進行し梁端部にヒンジが発生するとその部位の回転

変形によって上下に変形が生じていると考える．PC 圧着関節架構は部材の損傷をさせずに，

意図的に PC 柱梁圧着関節部が離間し，同様に回転変形が上下に変形が生じていると考え

る． 

連結スラブは両架構に囲まれており，既存 RC 架構に施工した接着系アンカー，PC 架構

の差し筋で接合しているため，架構の水平変形に伴い連結スラブも追従すると想定し，連結

スラブの面外方向の変形の影響に着目した．しかし，当実験では連結スラブの面外方向の変

位計測は行っていないため，スラブ内に配筋した歪度から推定を試みる． 

図 4.18(a)および(b)に試験体 RC18P の R=1/100rad.における既存 RC 梁側面，連結スラ

ブ上面のひび割れ状況，⾧辺方向および短辺方向のスラブ筋の歪度分布を示す．スラブ上面

の大きなひび割れの位置は既存 RC 梁の上面のひび割れ位置とほぼ一致していることをひ

び割れ観測時に確認しており，大梁と共にスラブに面外方向の曲げが加わったことがわか

る．このことは，曲げに抵抗する既存 RC 架構が水平載荷によって変形するのに伴って，既

存梁と連結スラブの協働効果により梁曲げ耐力が向上した可能性も考えられる．一方で，短

辺方向の鉄筋歪度は，スラブ面外方向の曲げが顕著な⾧辺方向の鉄筋歪度に比べて小さい

ことを確認した． 
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図 4.18：RC18P の RC 梁側面、連結スラブのひび割れ状況およびスラブ筋の歪度分布 
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以上より，RC 連結スラブの面外方向の曲げによる変形により下記について推察した． 

・ 図 4.18 に示す RCスラブの多数ひび割れが発生している範囲が概ね左右 L/4 ずつで，

この範囲において面内方向のせん断剛性を低下させている原因であると考える． 

・ ⾧辺方向スラブ筋において RC スラブの左右 L/4 ずつの歪度は中央 L/2 より大きい

ものの，降伏歪度に至るまでは PC 架構が負担するせん断力を伝達可能な強度を保持

している． 

・ 短辺方向のスラブ筋の歪度は非常に小さい結果となったとは言え，RC スラブと既存

RC 梁を接合する接着系アンカーに，RC スラブの面内方向および面外方向の複合的

なせん断力が作用する．それが原因で RC スラブの接合強度とせん断剛性の低下が生

じる可能性がある．当実験では，マニュアル 5)のφs によりシアコネクターの 1 本当

たりのせん断耐力を過小評価して本数を計画したことに起因している可能性も考え

られ，スラブ⾧さ L の全範囲で概ね均一に接合強度とせん断剛性を発揮していたた

め，その現象は見られなかった． 

・ 今後は基準 1)の第 2 次診断法および第 3 次診診断法に限らず，特に PC 圧着関節架構

に RC スラブを介して取り付ける外付け耐震補強の実設計をする場合に，既存建物の

許容水平変形(F 値の採用値)に応じて，大梁から RC スラブの曲げにより①RC スラ

ブの面内方向と面外方向，②シアコネクター，に複合的な応力が作用することが当実

験から確認できたことから，①および②の低減係数を考慮する必要がある． 

・ そのために，架構の水平変形レベルに応じた，①RC スラブの面内方向と面外方向，

②シアコネクター，の複合的なせん断耐力の更なる調査研究により，低減係数を決定

することが今後の課題である． 
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4.4.5 既存 RC 架構の捩れ挙動が連結スラブに及ぼす影響 

4.4.5.1 連結スラブの面内方向の挙動 

既存 RC 架構の水平力の増大に伴い，図 4.5 に示した試験体の捩れを抑えるためにパンタ

グラフを設けたが試験体に捩れが観測された． 

図 4.19 に正載荷時の各架構計測部の構面外方向変位(試験体平面図)を示す．図 4.7 に示

す変位計により既存 RC 架構における外柱の構面外方向変位を wR.RC とｗL.RC，PC 架構にお

ける外柱の構面外方向変位を wR,PC とｗL,PC を計測し，図 4.20 に示すように変位計測位置の

高さは連結スラブ厚中心位置まで既存 RC 架構は 70mm，PC 架構は 45mm 異なるものの，

ここではこの構面外方向変位を連結スラブの Y 方向変位とした． 

架構の両外柱の Y 方向変位差を連結直交梁の中心距離 L(＝5.0m)で除した捩れ角θT は，

PC 架構をθT,PC=(wR,PCʷwL,PC)/L，既存 RC 架構をθT,RC=(wR,RCʷwL,RC)/L で求めた．図

4.21(a)および(b)に RC18P および RC10P のθTʷ既存 RC 架構の層間変形角 R 関係を示

す．PC 架構のθT,PC および既存 RC 架構のθT,RC は同方向に捩れているがθT,PC の方が大き

く，かつ PC 架構の方がループ面積が大きい．また，同一の R で比較すると既存 RC 架構の

圧縮強度が高い RC18P の方が RC10P より比較的小さい． 

このことから，既存 RC 架構が捩れることにより連結スラブが面内に付加曲げモーメン

トが作用し，連結直交梁に配した接着系アンカーおよび差し筋にせん断力と引張力が同時

に作用していると考えられる．よって，捩れが既存 RC 柱と連結直交梁の接合部に作用する

軸力に与える影響について以下に考察する． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
図 4.19：正載荷時の各架構計測部の構面外方向変位(試験体平面図) 
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図 4.21：捩れの回転角θ
T
－層間変形角 R 関係 
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4.4.5.2 各外柱の構面外方向の変位 

柱脚が Y 方向に変位していないことを確認しており，計測した wL,PC，ｗR,PC および wL,RC，

ｗR,RC を左右柱の構面外方向の倒れ量とし，それぞれ LδPCY，RδPCY および LδRCY，RδRCY と

する．図 4.22(a)～(d)に RC18P および RC10P における既存 RC 架構が R＝1/66rad.までの

(LδPCY と LδRCY)ʷR 関係，(RδPCY と RδRCY)ʷR 関係を示す．既存 RC 架構は両試験体共

に R＝1/250～1/150rad.で柱主筋が降伏しており，RC10P は RC18P に対して相対的にコ

ンクリートが低強度であることが影響していることから倒れ量が大きい． 
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図 4.22：各架構の両外柱の構面外方向の倒れ量－既存 RC 架構の層間変形角 R 関係 
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図 4.23：片持ち PC 柱モデル 

4.4.5.3 PC 柱の構面外方向せん断力と既存 RC 柱と連結直交梁の接合部に作用する引張 

力 

既存 RC 架構が捩れて連結スラブには付加曲げモーメントが作用し，これによる既存 RC

柱と連結直交梁の接合部に作用する引張力 NT は，既存 RC 架構が捩れない場合のその引張

力 Ne を軽減する挙動であることから，Ne と PC 柱の構面外方向せん断力 QPCY の差と考え

る．QPCY を以下の手順で求める． 

① 片持ち PC 柱とし，柱高さ H はスラブ厚中心と 

スタブ上端の距離(＝1.12m)とする． 

② PC 柱の倒れ量 LδPCY と RδPCY に対して，PC 柱を 

弾性として求めた． 

QPCY1 と，第 3 章で示した PC 柱弾性＋柱脚に弾塑 

性回転バネを設置して求めた QPCY2 の 2 種類のせん 

断力を用いて比較する． 

③ 材料特性は表 4.2 および表 4.3 の試験値を使用する． 

 

PC 柱を弾性として求めた QPCY1 

 QPCY1＝３EI(LδPCY or RδPCY)/H3 (kN)   式(4.11) 

  E：PC 架構のコンクリートのヤング係数  (N/mm2) 

    RC18P-PC：2.91×104N/mm2 

RC10P-PC：3.48×104N/mm2 

  I：PC 柱の構面外方向の断面 2 次モーメント (mm4) 

    0.675×109mm4 

  H：スラブ厚中心とスタブ上端の距離  (mm) 

 

連結スラブの偏心曲げモーメント Meh を式(4.12)，Meh による既存 RC 柱と連結直交梁の

接合部に作用する引張力 Ne を式(4.13)に示し，図 4.24(a)～(c)に連結スラブに生じるせん

断力 QS，および既存 RC 架構の捩れの有無による既存 RC 柱と連結直交梁の接合部に作用

する引張力 Ne と NT1,NT2 を示す．ここで QS は，捩れの無い単体 PC 架構(PC50S)の層せん

断力実験値 QPCX とし，既存 RC 架構と同一の層間変形角における層せん断力を用いた． 

 

Meh＝QS・e   (kNm)   式(4.13) 

Ne＝Meh/L   (kN)   式(4.14) 

      QS：連結スラブに生じるせん断力(＝QPCX) (kN) 

e：既存 RC 架構の連結スラブ界面から PC 架構芯の距離(＝0.725m) 

L：連結直交梁の中心距離(＝5.0m) 

 

Q
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 Q
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表 4.8(a)～(d)に両試験体別および正負載荷別の R＝1/100rad.と 1/66rad.における，PC

架構の構面内層せん断力 QPCX，PC 柱の構面外方向の倒れ量δPCY，それにより PC 柱を弾

性として求めたせん断力 QPCY1 と PC 柱弾性＋弾塑性回転バネを設置して求めたせん断力

QPCY2，既存 RC 架構の捩れの有無による既存 RC 柱と連結直交梁の接合部に作用する正載

荷時の引張力 RNe，RNT1＝RNeʷRQPCY1 と RNT2＝RNeʷRQPCY2，負載荷時の LNe，LNT1＝LNe

ʷLQPCY1 と LNT2＝LNeʷLQPCY2 を示す．この結果，既存 RC 架構が捩れたことでその値は，

正負載荷時平均で NT1 は約 49％，NT2 約 23％軽減された． 
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結
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図 4.24(a)：既存 RC 架構が捩れない場合の Ne(正載荷時) 

(b)：正載荷時                      (c)負載荷時 

図 4.24：既存 RC 架構が捩れた場合の NT 
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QPCX(kN) RδPCY(mm) RQPCY1(kN) RQPCY2(kN) RNe(kN) RNT1(kN) RNT2(kN)

1/100 -1 705 1.00 42 19 102 60 83

1/100 -2 685 0.81 34 15 99 65 84

1/66 -1 734 1.48 62 28 106 44 78

1/66 -2 694 1.65 69 31 101 31 69

R(rad.)

RC18P
正載荷時

単体PC架構
PC50Sの

層せん断力
【捩れ無し】

RC18P-PC柱の構面外方向 既存RC柱と連結直交梁の
接合部に作用する引張力

倒れ量
PC柱を弾性
として求めた

せん断力

PC柱の柱脚に
弾塑性回転バネ

を設置したせん断力
既存RC架構
【捩れ無し】

既存RC架構
【捩れ有り】

QPCX(kN) LδPCY(mm) LQPCY1(kN) LQPCY2(kN) LNe(kN) LNT1(kN) LNT2(kN)

1/100 -1 718 0.58 24 11 104 80 93

1/100 -2 711 0.95 40 18 103 63 85

1/66 -1 769 1.44 60 27 111 51 84

1/66 -2 727 1.34 56 25 105 49 80

R(rad.)

RC18P
負載荷時

単体PC架構
PC50Sの

層せん断力
【捩れ無し】

RC18P-PC柱の構面外方向 既存RC柱と連結直交梁の
接合部に作用する引張力

倒れ量
PC柱を弾性
として求めた

せん断力

PC柱の柱脚に
弾塑性回転バネ

を設置したせん断力
既存RC架構
【捩れ無し】

既存RC架構
【捩れ有り】

QPCX(kN) RδPCY(mm) RQPCY1(kN) RQPCY2(kN) RNe(kN) RNT1(kN) RNT2(kN)

1/100 -1 705 0.69 34 14 102 68 88

1/100 -2 685 0.47 23 10 99 76 90

1/66 -1 734 1.47 72 30 106 34 76

1/66 -2 694 1.52 75 31 101 26 70

R(rad.)

RC10P
正載荷時

単体PC架構
PC50Sの

層せん断力
【捩れ無し】

RC10P-PC柱の構面外方向 既存RC柱と連結直交梁の
接合部に作用する引張力

倒れ量
PC柱を弾性
として求めた

せん断力

PC柱の柱脚に
弾塑性回転バネ

を設置したせん断力
既存RC架構
【捩れ無し】

既存RC架構
【捩れ有り】

QPCX(kN) LδPCY(mm) LQPCY1(kN) LQPCY2(kN) LNe(kN) LNT1(kN) LNT2(kN)

1/100 -1 718 1.00 49 20 104 55 84

1/100 -2 711 0.90 44 18 103 59 85

1/66 -1 769 1.88 92 38 111 19 73

1/66 -2 727 2.18 107 45 105 -2 61

R(rad.)

RC10P
負載荷時

単体PC架構
PC50Sの

層せん断力
【捩れ無し】

RC10P-PC柱の構面外方向 既存RC柱と連結直交梁の
接合部に作用する引張力

倒れ量
PC柱を弾性
として求めた

せん断力

PC柱の柱脚に
弾塑性回転バネ

を設置したせん断力
既存RC架構
【捩れ無し】

既存RC架構
【捩れ有り】

表 4.8(a)：RC18P 正載荷時の RδPCY、RQPCY1、RQPCY2、RNe、RNT1、RNT2 

表 4.8(b)：RC18P 負載荷時の LδPCY、LQPCY1、LQPCY2、LNe、LNT1、LNT2 

表 4.8(c)：RC10P 正載荷時の RδPCY、RQPCY1、RQPCY2、RNe、RNT1、RNT2 

表 4.8(d)：RC10P 負載荷時の LδPCY、LQPCY1、LQPCY2、LNe、LNT1、LNT2 
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4.4.5.4 既存 RC 架構が捩れない場合の既存 RC 柱と連結直交梁の接合部に作用する引張 

力とそれを負担する接着系アンカーの検討 

図 4.25(a)および(b)に R＝1/100rad.と 1/66rad.における既存 RC 柱と連結直交梁の接合

部に作用する引張力を示す．図中の一点鎖線は，マニュアル 5)に従って求めた接着系アンカ

ーの引張耐力を示している．図中に示す■は実験で計測した歪度から求めた引張力，●は表

4.8 に示した Ne，×は表 4.8 の NT1，▲は表 4.8 の NT2 を示している．■を見ると実験にお

いて接着系アンカーに生じた引張力は，既存 RC 構造物の捩れにより小さくなっており，そ

の傾向は，捩れが大きかった RC10P においてより顕著である．●は，接着系アンカーの引

張耐力には達していないことがわかる． 

マニュアル 5)では，外付け耐震補強は，コンクリート圧縮強度 18.0N/mm2 以上の既存 RC

構造物に適用できるとされている．図 4.25(a),(b)中に示した一点鎖線は，いずれも既存 RC

架構に埋め込み深さ 20da(da:アンカー筋径)で配した 2 列×3 段合計 6 本分の接着系アンカ

ーの引張耐力を示しており，これらは，(a),(b)どちらも付着耐力によって決まった値である．

マニュアル 5)による付着耐力算定式は，有効埋め込み⾧さ le ‘≧15da では le ‘=15da として用

いる．本試験体ではこれに対して 5da 余分に深く埋め込んでおり，実験により安全が確認

されたが，このことも寄与していると考えられる． 

以上のことから，コンクリート圧縮強度 18.0N/mm2 未満の低強度コンクリートに対して

も本構法を適用できるとは言えず，適用に当たっては，連結直交梁と既存 RC 架構との接合

部を PC 鋼棒で圧着接合を行うなど，慎重な検討が必要である． 
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図 4.25：既存 RC 柱と連結直交梁の接合部に作用する引張力 
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以上の検討から，下記の結論を得た． 

1) 既存 RC 架構の水平力の増大に伴い，試験体に捩れが観測された．架構の両外柱の

Y 方向変位差を連結直交梁の中心距離 L で除した捩れ角θT は，既存 RC 架構の捩

れ角θT,RC および PC 架構の捩れ角θT,PC は同方向に捩れているがθT,PC の方が大き

く，かつ PC 架構の方が大きなループ面積を示している．また，同一の R で比較す

ると既存 RC 架構のコンクリート圧縮強度が低い RC10P の方が RC18P より大き

い． 

2) 既存 RC 架構が捩れて連結スラブには付加曲げモーメントが作用し，これにより既

存 RC 柱と連結直交梁の接合部に作用する引張力は，既存 RC 架構が捩れない時の

引張力を軽減した．既存 RC 架構が捩れないものとする従来行われている設計法は

安全側の方法であると考えられる． 

3) 既存 RC 架構が捩れない場合の既存 RC 柱と連結直交梁の接合部に作用する引張力

は，両試験体共にその引張力を負担する接着系アンカーの引張耐力に達していなか

ったが，本実験では埋め込み深さが 20da であることなどから，この結果だけで，コ

ンクリート圧縮強度 18.0N/mm2 以下の既存 RC 構造物に本構法を適用できるとは

言えず，さらなる慎重な検討が必要である． 
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4.5 補強効果の確認 

図 4.26 は，連結試験体の QʷR 関係包絡線と，単体試験体の既存 RC 架構と PC 架構の

QʷR 関係包絡線を単純和で示したものである．図 4.26(a)は RC18P に対して RC18S と

PC50S，図 4.26(b)は RC10P に対して RC10S と PC50S を組み合わせており，概ね一致し

ている．このことから，既存 RC 架構と PC 架構の累加せん断耐力を用いて評価できること

と考えられる． 

 

 

 

 

 

図 4.27 に既存 RC 架構の層間変形角における PC 架構の層せん断力(ロードセル荷重)の

推移を示す．PC 架構が負担する層せん断力は，既存 RC 架構の層間変形角が RC18P では

R=1/196rad.，RC10P では R=1/172rad.と近い値で計算値 VPC(＝635kN)に達した．また，

RC18P-PC および RC10P-PC の負担する層せん断力は，各サイクルで概ね同様な値を示し

た．これらのことから，PC 架構は既存 RC 架構のコンクリート圧縮強度やせん断耐力に関

わらず，既存 RC 架構に QʷR 関係を期待できることを確認した． 

指針 3)4)およびマニュアル 5)による補強部材が既存 RC 建築物に累加する耐力は，せん断

耐力に靭性指標 F に応じた強度寄与係数αj を乗じて低減したものとしている．ここで，補

強 部 材 と す る PC 架 構 の 計 算 値 VPC に 対 す る 実 験 値 の 比 率 を α e と す る と ，

F=0.8(R=1/500rad.)の場合は RC18P でαe=0.69，RC10P ではαe=0.60 となる．また，

F=1.0(R=1/250rad.)の場合は RC18P でαe=0.94，RC10P ではαe=0.83 となり，RC10P に

おけるαe は RC18P より 13～15％低下する傾向が見られた．ただし，RC18P，RC10P 共

に F＜1.27(R＜1/150rad.)でαe=1.0 に達し，PC 架構の保有水平耐力を既存 RC 架構に伝達

できていることを確認した． 
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図 4.26：連結試験体と単体試験体による Q‐R 関係の包絡線の比較 
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図 4.27：既存 RC 架構の層間変形角における PC 架構の層せん断力の推移 
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4.6 適用範囲と適用制限 

当実験結果からで得られた範囲で，当補強方法の既存 RC 構造物のコンクリート圧縮強

度と PC 架構の配置に関する適用範囲および適用制限を以下に示す． 

 

既存 RC 架構のコンクリート圧縮強度について 

既存 RC 架構のコンクリート圧縮強度によらず，既存 RC 架構に RC スラブおよび直交梁

を接着系アンカーのみで取り付けたところ，マニュアル 5)に記載される既存 RC 架構と RC

スラブ接合面に想定する接着系アンカーのずれ変位は見られなかった．また，偏心曲げモー

メントによる既存 RC 柱と連結直交梁の接合部に生じる引張力に対しても，マニュアル 5)に

記載されると設計法は安全側の方法であると考えられる．次に，PC 架構が既存 RC 架構に

付与するせん断力と既存 RC 架構の変形の関係を見ると，既存 RC 架構の靭性指標が F≦

1.27 で PC 架構の保有水平耐力を伝達され，既存 RC 架構と PC 架構の累加せん断耐力で評

価できることを架構実験レベルで確認した． 

しかし，実構造物の耐震補強は基準や指針 1)～4)には，既存 RC 構造物のせん断耐力の向

上，靭性能の改善，構造物の平面における偏心率と剛性率および上下階の剛性の考慮，構造

物の内部に局部的な損傷を防ぐ補強方法など，大地震時に危険な損傷が起こらないように

必要な検討を全て網羅して，既存 RC 構造物の耐震性を評価しなければならない．その中で

も特に，既存 RC 構造物のコンクリート圧縮強度については慎重に取り扱わなければなら

ない．当実験ではコンクリート圧縮強度がσB＜18.0N/mm2 の試験体においても，外付け耐

震補強によりせん断力の向上が見られたものの，上述したように既存 RC 構造物全体の耐

震補強を考えると，当補強方法の適用はマニュアル 5)に準拠してσB≧18.0N/mm2 の適用を

原則とし，それ以下の適用には慎重な検討を行う必要がある． 

 

PC 架構の配置計画について 

PC 架構を配置する際に，既存 RC 構造物の想定しない捩れ挙動を防ぐために，当補強の

連結スラブの端部となる直交梁が取り付く既存 RC 架構内部の直交方向に，耐震壁等が存

在する位置が望ましく，また既存 RC 架構内部に床スラブがあることが重要で，吹き抜けや

階段室などは避ける(図 4.28)．耐震壁等が無い場合には，既存床スラブの剛床を仮定し，既

存直交梁の主筋および既存床スラブ筋の⾧期応力を除いた余力が，接着系アンカーが負担

する引張力を上回ることを確認する． 

当補強により既存 RC 架構に負担をかけずに外付け耐震補強を行うには，PC 架構が負担

する層せん断力を小さくする，連結スラブを⾧く設ける，PC 架構を既存 RC 架構に近づけ

極力偏心距離を小さくすることに留意する． 
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既存 RC 構造物との一体性の確保 

外付け耐震補強は既存 RC 構造物との一体性を確保が最も重要である．大地震時に連結

接合部に作用する各種応力を極力小さくするために，上述した PC 架構の配置計画に留意す

るとともに，連結接合部に十分なせん断耐力と引張耐力を確保する．当実験では既存 RC 柱

と連結直交梁の接合部に作用する引張力に対して，接着系アンカーを有効埋め込み⾧さ le’

＝20da として設計を行った．マニュアル 5)に記載される付着破壊による引張耐力には，le’

＝15 da までしか考慮されないものの，接着系アンカーの性能をよく理解して用いる必要が

あり，コンクリート圧縮強度がσB＜18.0N/mm2 の既存 RC 構造物への接合にも効果的であ

る．また，既存 RC 架構との接合には PC 鋼棒による圧着接合を行うと一体の信頼性が高

い． 

  

図 4.28：補強対象構造物 
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4.7 まとめ 

PC 圧着関節架構に RC スラブを介して取り付けた RC 架構の繰り返し載荷実験を行い，

以下の知見を得た． 

(1) 全ての試験体のスタブ下に設けたロードセルにより，連結試験体の既存 RC 架構と PC

架構の各々が負担する層せん断力を計測し，全ての試験体の損傷性状や履歴性状から勘

案し信頼度の高いデータが得られた． 

(2) 既存 RC 架構に関して，コンクリート圧縮強度の違い(Fc10 および Fc18 の 2 水準)によ

りせん断耐力が異なる試験体は，想定通りに柱曲げ降伏先行型の破壊モードとなった．

連結試験体の既存 RC 架構と単体試験体の既存 RC 架構に関して実験結果を比較する

と，QʷR 関係およびひび割れ損傷状況は概ね同様な結果を示した．連結試験体は単体

試験体よりも剛強なことから同荷重下における既存 RC 架構の層間変形角が小さくなる

が，PC 架構の有無により同変形下における既存 RC 架構の損傷性状および履歴性状の

変化は見られなかった． 

(3) PC 架構の層せん断力は，第 3 章で行った単体試験体よりも連結試験体の方が増大した．

これは PC 梁矩形断面で計画した曲げ終局耐力に連結スラブの協働効果が作用し，PC

架構の梁曲げ降伏時の柱せん断力が増大したためであると考えられる．また，PC 柱梁

圧着関節部の離間を横断して RC スラブが取り付くことから，層間変形角が R＞

1/100rad.で中柱と梁の PC 圧着関節部の離間が小さく，PC 架構中柱の損傷性状および

回転性能が異なることを確認した． 

(4) 既存 RC 架構の変形に伴い，連結スラブにはせん断ひび割れに先行して曲げひび割れが

発生し，徐々にひび割れ発生・伸展，ひび割れ幅の増大が確認された．曲げひび割れは

架構の圧縮柱側スパン 1/4 の範囲に集中し，せん断ひび割れは引張柱スパン 1/4 の範囲

に集中し，損傷性状に規則性があることを確認した．また，スラブ筋の歪度は，スラブ

のひび割れが集中した部位の引張歪度が増大した中で，⾧辺方向のスラブ筋の外柱近傍

位置で降伏歪度に達する傾向が見られた．連結直交梁の軸方向鉄筋に引張歪度の発生が

顕著であることから，マニュアル 5)による連結スラブに生じる偏心曲げモーメントによ

って直交梁に軸方向引張力が作用していることを確認した． 

(5) 既存 RC 架構はコンクリート圧縮強度の違い(Fc10 および Fc18 の 2 水準)によりせん断

耐力が異なる試験体は，既存 RC 架構との接合面を含めた連結スラブのせん断応力度τ

ʷせん断変形角γ関係はほぼ同様な履歴を示し，連結スラブの最大平均せん断応力度は

2.06N/mm2 であった．また，各載荷サイクルにおいてτʷγ関係はほとんど線形で残留

変形も僅かであり，PC 架構の補強効果が既存 RC 架構に適切に伝達されている． 

(6) 既存 RC 架構と PC 架構を連結するスラブには面内方向のせん断力が発生するため，マ

ニュアル 5)に準拠した本数の，あと施工アンカーと差し筋を配置した．各架構と接合面

要素のせん断バネ KaRC，KaPC と RC スラブのせん断バネ Ks を直列配置したバネ Kconn に

よりせん断剛性モデルで表現し，実験と良い整合を示した． 
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(7) 水平力の増大に伴い，既存 RC 架構が捩れたことで RC スラブには付加曲げモーメント

が作用し，既存 RC 柱と連結直交梁の接合部に作用する引張力を軽減したが，既存 RC

架構が捩れない場合のその引張力においても，接着系アンカーが引張力を十分に伝達で

きることを計算により確認した．よって，既存 RC 架構が捩れないものとする従来行わ

れている方法により安全に設計できることを示した． 

(8) 単体試験体の既存 RC 架構と PC 架構の QʷR 関係包絡線の単純和は，連結試験体の Q

ʷR 関係包絡線は概ね一致した．このことから，既存 RC 架構と PC 架構の累加せん断

耐力を用いて評価できることと考えられる．その際に，既存 RC 架構のコンクリート圧

縮強度やせん断耐力に関わらず，PC 架構の QʷR 関係を大変形時まで期待できること

を確認した．ただし，連結スラブには，マニュアル 5)の面内方向のせん断力に加えて，

面外方向に曲げモーメントが作用することを連結試験体の損傷性状により確認した．こ

の複合的な応力が作用することにより，特に架構に大きな層間変形が生じた時の RC ス

ラブのせん断剛性 Ks の低下に大きく影響を及ぼすことから，当補強方法は，既存 RC 構

造物に対して許容する層間変形角を R=1/100rad.として用いるのが実用的であると考

える． 

(9) プレストレス導入力 Pi＝0.5Py を与えた PC 架構の負担するせん断力計算値 VPC に対す

る実験値の比率αe は，靭性指標 F＝0.8(R=1/500rad.)の場合はαe＝0.60～0.69，靭性指

標 F＝1.0(R=1/250rad.)の場合はαe＝0.83～0.94，低強度コンクリートの既存 RC 架構

の方がいずれも 13～15％低下する傾向が見られたが，F=1.27(R＜1/150rad.)以前でα

e=1.0 に達し，PC 架構の保有水平耐力を既存 RC 架構に伝達できていることを確認し

た． 

(10) 既存 RC 架構が低強度コンクリートである試験体の補強効果は，あくまでも実験レ

ベルで確認したものであり，この結果だけで，コンクリート圧縮強度 18.0N/mm2 以下

の既存 RC 構造物に本構法を適用できるとは言えず，それの適用にはさらなる慎重な検

討が必要である．  
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5.1 各章のまとめ 

既存 RC 構造物にスラブを介して接合した PC 圧着関節架構の外付け耐震補強に関する

研究を行い，下記に結論を述べる． 

 

第 1 章「序論」 

既存鉄筋コンクリート(以下，RC)構造物を耐震補強する場合に，工事中にも室内の継続

使用を可能とする外付け耐震補強の有用性を述べ，その補強に用いる外付け補強架構とし

てプレキャストプレストレストコンクリート圧着関節架構（以下，PC 架構）を用いること

を提案した．原点指向型の履歴特性を有している PC 架構を外付け補強架構として用いるこ

とで既存 RC 構造物の残留変形を小さくし，剛性とせん断耐力を付与することが期待でき

ることを述べた．既存 RC 構造物に RC スラブおよび直交梁を介して PC 架構を取り付ける

場合には，既存 RC 構造物と PC 架構が離れていることにより生じる偏心曲げモーメントの

影響も含めて，RC スラブおよび直交梁に作用する各種応力の把握が重要であることを述べ

た． 

 

第 2 章「PC 梁圧着関節部の回転性能」 

PC圧着関節架構におけるPC梁圧着関節部の回転性能を把握するために，PC鋼材鉄筋係

数qをパラメータとして実験と解析による検討を行い，下記の知見を得た． 

(1) PC梁圧着関節部の片持ち試験体による構造性能実験を行い，PC鋼材鉄筋係数qの違い

による損傷性状，せん断力Qʷ部材角R関係，部材角Rʷ残留部材角RR関係を把握する

ことができた． 

(2) PC梁圧着関節部の復元力特性モデルを用いて数値解析1)～3)を行い，PC梁圧着関節部の

曲げモーメントMʷ回転角θ関係，曲げせん断を受けるPC鋼より線の歪度性状を実験

結果と比較したところ，解析結果は実験結果を概ね良好に表現することができた． 

(3) 試験体を用いて，qの増大に伴うPC梁圧着関節部の最大曲げモーメントMmax，Mmax時に

おける回転角θmax，残留回転角θRを把握するためにパラメータ解析を行い，PC梁部材

断面積を2倍にし梁幅bおよび梁せいDを変動させた影響，PC鋼材の降伏荷重に対する
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導入プレストレスの比率Pi＝0.35Py～0.70Pyの変動による影響を確認し，q＞0.3ではθR

が大きく発生した． 

(4) q＝0.2および0.3のPC梁圧着関節部にPi＝0.30Py～0.70Pyのパラメータ解析を行い，PC

梁圧着関節部の曲げ離間モーメントMcr，最大曲げモーメントMmax，Mmax時における回

転角θmax関係を確認し，診断基準4)によるRC造曲げ柱の強度寄与係数αjと関連付けて，

Piの変動によるPC梁圧着関節部のαjとθmaxの関係を把握し，αj≧0.7を満たし，なおか

つ残留変形を小さく抑えるには，Pi/Py＝0.45～0.55程度が望ましいと考える． 

 

第 3 章「1 層 2 スパンの PC 圧着関節架構の構造性能実験とその外付け耐震補強効果の解析

検討」 

1 層 2 スパンの PC 圧着関節架構の構造性能を把握するために実験と解析，およびその外

付け耐震補強効果の解析検討を行い，下記の知見を得た． 

(1) 1/2 スケール 1 層 2 スパン試験体の正負交番繰り返し水平載荷実験を行い，外柱と中柱

の損傷性状，架構の層せん断力 Qʷ層間変形角 R 関係，架構の層間変形角 Rʷ柱と梁

の PC 圧着関節部の回転角 θ 関係を把握することができ，その回転角が架構の層間変

形角の大部分を占めることを確認した． 

(2) PC 架構の実験結果を反映して PC 圧着関節部の復元力特性を表す回転バネモデル 1)～3)

を部材端に設置して骨組解析を行い，実験結果と概ね良い対応を示すことを確認した． 

(3) 既存 RC 建築物に外付け耐震補強の補強架構として PC 圧着関節架構に回転バネを配

置し，両者を繋ぐ接合部の固定度および補強架構の階数をパラメータとして時刻歴応

答解析を行い，既存 RC 建築物の補強前後の応答層間変形角および残留層間変形角を確

認し，PC 架構の特徴である原点指向型の復元力特性を，既存 RC 構造物に付与できる

ことを確認した． 

(4) PC 架構と既存 RC 建物を接続する連結スラブの接合条件が，既存 RC 建物の最大変形

や残留変形の解析結果に影響するため，連結スラブの力学的挙動に関する研究を今後

進める必要があると考える． 

 

第 4 章「PC 圧着関節架構に RC スラブを介して取り付けた RC 架構の繰り返し載荷実験」 

PC 架構に RC スラブおよび直交梁を介して取り付けた RC 架構の繰り返し載荷実験を行

い，下記の知見を得た． 

(1) 全ての試験体のスタブ下に設けたロードセルにより，連結試験体の既存 RC 架構と PC

架構の各々が負担する層せん断力を計測し，全ての試験体の損傷性状や履歴性状から

勘案し信頼度の高いデータが得られた． 

(2) 既存 RC 架構に関して，コンクリート圧縮強度の違い(Fc10 および Fc18 の 2 水準)によ

りせん断耐力が異なる試験体は，想定通りに柱曲げ降伏先行型の破壊モードとなった．

連結試験体の既存 RC 架構と単体試験体の既存 RC 架構に関して実験結果を比較する
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と，QʷR 関係およびひび割れ損傷状況は概ね同様な結果を示した．連結試験体は単体

試験体よりも剛強なことから同荷重下における既存 RC 架構の層間変形角が小さくな

るが，PC 架構の有無により同変形下における既存 RC 架構の損傷性状および履歴性状

の変化は見られなかった． 

(3) PC 架構の層せん断力は，第 3 章で行った単体試験体よりも連結試験体の方が増大し

た．これは PC 梁矩形断面で計画した曲げ終局耐力に連結スラブの協働効果が作用し，

PC 架構の梁曲げ降伏時の柱せん断力が増大したためであると考えられる．また，PC

柱梁圧着関節部の離間を横断して RC スラブが取り付くことから，層間変形角が R＞

1/100rad.で中柱と梁の PC 圧着関節部の離間が小さく，PC 架構中柱の損傷性状および

回転性能が異なることを確認した． 

(4) 既存 RC 架構の変形に伴い，連結スラブにはせん断ひび割れに先行して曲げひび割れ

が発生し，徐々にひび割れ発生・伸展，ひび割れ幅の増大が確認された．曲げひび割れ

は架構の圧縮柱側スパン 1/4 の範囲に集中し，せん断ひび割れは引張柱スパン 1/4 の

範囲に集中し，損傷性状に規則性があることを確認した．また，スラブ筋の歪度は，ス

ラブのひび割れが集中した部位の引張歪度が増大した中で，⾧辺方向のスラブ筋の外

柱近傍位置で降伏歪度に達する傾向が見られた．連結直交梁の軸方向鉄筋に引張歪度

の発生が顕著であることから，マニュアル 5)による連結スラブに生じる偏心曲げモーメ

ントによって直交梁に軸方向引張力が作用していることを確認した． 

(5) 既存 RC 架構はコンクリート圧縮強度の違い(Fc10 および Fc18 の 2 水準)によりせん断

耐力が異なる試験体は，既存 RC 架構との接合面を含めた連結スラブのせん断応力度

τʷせん断変形角γ関係はほぼ同様な履歴を示し，連結スラブの最大平均せん断応力

度は 2.06N/mm2 であった．また，各載荷サイクルにおいてτʷγ関係はほとんど線形

で残留変形も僅かであり，PC 架構の補強効果が既存 RC 架構に適切に伝達されている． 

(6) 既存 RC 架構と PC 架構を連結するスラブには面内方向のせん断力が発生するため，マ

ニュアルに準拠した本数の，あと施工アンカーと差し筋を配置した．接合要素のせん断

バネ KaRC，KaPC と RC スラブのせん断バネ Ks を直列配置したバネ Kconn によりせん断

剛性モデルで表現し，実験結果と良い整合を示した． 

(7) 水平力の増大に伴い，既存 RC 架構が捩れたことで RC スラブには付加曲げモーメント

が作用し，既存 RC 柱と連結直交梁の接合部に作用する引張力を軽減したが，既存 RC

架構が捩れない場合のその引張力においても，接着系アンカーが引張力を十分に伝達

できることを計算により確認した．よって，既存 RC 架構が捩れないものとする従来行

われている方法により安全に設計できることを示した． 

(8) 単体試験体の既存 RC 架構と PC 架構の QʷR 関係包絡線の単純和は，連結試験体の

QʷR 関係包絡線は概ね一致した．このことから，既存 RC 架構と PC 架構の累加せん

断耐力を用いて評価できることと考えられる．その際に，既存 RC 架構のコンクリート

圧縮強度やせん断耐力に関わらず，PC 架構の QʷR 関係を大変形時まで期待できるこ



第 5 章 結論 
 

5-4 

 

とを確認した．ただし，連結スラブには，マニュアル 5)の面内方向のせん断力に加えて，

面外方向に曲げモーメントが作用することを連結試験体の損傷性状により確認した．

この複合的な応力が作用することにより，特に架構に大きな層間変形が生じた時の RC

スラブのせん断剛性 Ks の低下に大きく影響を及ぼすことから，当補強方法は，既存 RC

構造物に対して許容する層間変形角を R=1/100rad.として用いるのが実用的であると

考える． 

(9) プレストレス導入力 Pi＝0.5Py を与えた PC 架構の負担するせん断力計算値 VPC に対す

る実験値の比率αe は，靭性指標 F＝0.8(R=1/500rad.)の場合はαe＝0.60～0.69，靭性

指標 F＝1.0(R=1/250rad.)の場合はαe＝0.83～0.94，低強度コンクリート既存 RC 架構

の方がいずれも 13～15％低下する傾向が見られたが，F=1.27(R＜1/150rad.)以前でα

e=1.0 に達し，PC 架構の保有水平耐力を既存 RC 架構に伝達できていることを確認し

た． 

(10) 既存 RC 架構が低強度コンクリートである試験体の補強効果は，あくまでも実験レベ

ルで確認したものであり，この結果だけで，コンクリート圧縮強度 18.0N/mm2 以下の

既存 RC 構造物に本構法を適用できるとは言えず，それの適用にはさらなる慎重な検

討が必要である． 
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