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要旨：近年，モルタルにビニロン短繊維を混入し，高引張靱性能を実現した「高靱性繊維補

強セメント複合材料(HPFRCC)」が開発されている。本研究では，HPFRCCを用いた耐震壁の

構造性能を把握するために，鉄筋コンクリート造フレームに HPFRCCを用いた壁板を有する

耐震壁のせん断実験を実施した。その結果，HPFRCCを用いた耐震壁は，終局強度が向上し，

最大強度に達するまではせん断ひび割れが非常に小さく，また，せん断終局強度は既往評価

式を修正した提案式で評価できることが示された。 

キーワード：高靱性繊維補強セメント複合材料，耐震壁，せん断強度 

 

1. はじめに 

 近年，セメント系新材料の一つとして，モル

タルにビニロン短繊維を混入した「高靱性繊維

補強セメント複合材料（HPFRCC）」が開発され

ている 1)。HPFRCC は，図－１に材料特性例を

示す様に，普通コンクリート(NC)に比べて弾性

係数は低いが，引張終局ひずみが約 2％にもな

る高引張靱性能や，細かい微細なひび割れが生

じる効果（マルチプルクラック効果）によりひ

び割れ幅が抑制される損傷低減性能を有する新

材料で，構造部材への適用により，各種終局強

度や変形性能の向上，損傷低減効果が期待され

ている。これまでに，様々な適用に関する研究

が行われ 2)3)等，筆者等も，HPFRCCを適用した

梁部材の実験を行い，NC を用いた梁と比較す

ると，終局強度と曲げ降伏後の変形性能が向上

し，損傷が低減されることを確認している 4)。 

本研究では，HPFRCCの構造材への適用研究

の一環として，鉄筋コンクリート造フレームに

HPFRCCを用いた壁板を有する耐震壁の構造性

能を把握することを目的にせん断実験を実施し

た。 

 

2. 実験概要 

2.1 試験体 

試験体一覧を表－１に，試験体の形状および

配筋を図－２に示す。試験体は，縮尺 1/2.5程度

の断面を有する１層１スパンの側柱を有する耐

震壁 3体である。周辺フレームは普通コンクリ

ート（NC）を用いた鉄筋コンクリート造で，壁

板は HPFRCCを用いた鉄筋 HPFRCC造である。

いずれの試験体も壁の曲げ破壊に先行してせん

断破壊するように計画した。 

全試験体は，側柱，加力用スタブ，壁内法幅

(lw’= 1750mm)，壁内法高さ(hw’=1100mm)，壁板

脚部から加力点までの高さ(hw=1300mm)，せん

断スパン比 0.58は共通であり，実験因子は，壁

筋比，壁厚，壁筋の周辺フレームへの定着方法
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であり，壁筋比と壁厚はせん断抵抗への鉄筋及

び HPFRCCの影響を，また，定着方法は実施工

では HPFRCC 壁板をプレキャスト部材と想定

していることから，その影響を把握するため設

定した。壁筋の周辺フレームへの定着方法は，

壁板を周辺フレームに直接定着させた「通し定

着」による方法と，実施工を対象に，壁板四辺

まで配された壁筋と外周フレームに定着される

フック無し鉄筋を重ね継手により継いだ「継手

定着」を用いた。試験体の製作は，HPFRCC壁

板を水平打設後に周辺の目粗し処理し，下スタ

ブ鉄筋上に自立させて，下スタブ，柱，上スタ

ブの順に普通コンクリートを打設した。ただし，

下スタブと壁板底辺には下スタブの沈降，ブリ

ージング等による影響が懸念されることから，

エポキシ注入した。表－２，及び，表－３に使

用材料の特性を示す。HPFRCCは，モルタルに

ビニロン繊維（繊維長 12mm，径 0.04mm）を体

積比で 2.0％混入し，NCは最大骨材径 10mmの

豆砂利を用いた。 

表－１ 試験体一覧 
壁 柱 

試験体 コンク 
リート 

断面 
tw×lw’ 

(mm×mm) 
壁配筋 壁筋比 

Ps(%) 
コンク 
リート 

断面 
B×D 

(mm×mm) 

主筋 
配筋 

横補強 
筋配筋 

壁筋 
定着 
法 

WS1 D6@200 Single 0.43 通し 
WS2 

75×1750 
D6@200 Double 0.21 継手 

WS3 

HPFRCC 
 

Fc50 50×1750 D6@100 Single 0.64 

NC 
(普通) 

 
Fc36 

250×250 12-D13 
SD490 

2-D6@33 
SD295 

通し 
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図－２ 試験体形状・配筋 

表－２ 鉄筋の機械的性質 

呼び名 
降伏点 
σy 

(N/mm2) 

引張強さ
σu 

(N/mm2) 

ﾔﾝｸﾞ係数 
Es 

(N/mm2) 

降伏比 
σy／σu

D13 569 721 189200 0.79 
D6 341 482 182300 0.71 

D10 345 473 173100 0.73 

表－３ コンクリートの機械的性質 
試 
験 
体 

適用
部位

材料 
種別 

1) 

圧縮強度 
σB 

(N/mm2) 

引張強度 
σT  2)

(N/mm2) 

ﾔﾝｸﾞ係数 
Ec 

(N/mm2)
壁 HPFRCC 44.1 4.23 15700 
柱 40.9 3.21 24380 

下ｽﾀﾌﾞ 55.8 － 33230 
WS1 

上ｽﾀﾌﾞ 
NC 

53.8 － 29730 
壁 HPFRCC 56.4 4.11 18420 
柱 38.3 2.74 27290 

下ｽﾀﾌﾞ 48.9 － 31980 
WS2 

上ｽﾀﾌﾞ 
NC 

48.1 － 31980 
壁 HPFRCC 51.7 4.11 18200 
柱 40.8 3.08 26480 

下ｽﾀﾌﾞ 53.5 － 34460 
WS3 

上ｽﾀﾌﾞ 
NC 

50.7 － 31340 
1)HPFRCC：高靱性繊維補強セメント複合材料，NC：普
通コンクリート，2)NC は割裂強度，HPFRCC はﾀﾞﾝﾍﾞﾙ
型平板試験片を用いた直接引張試験時の引張降伏強度 
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2.2 加力及び計測方法 

図－３に加力装置を示す。試験体下部スタブ

と反力床を緊結し，試験体上部スタブ上に設置

した鉛直ジャッキにより一定軸力（側柱に対す

る軸力比 0.2=900kN）を，また，上部スタブの

左右に設置した 3本の水平ジャッキによりせん

断力を載荷した。せん断力は，上部スタブの左

右で押し引き載荷とし，「押し」と「引き」が同

じ荷重になるように制御した。加力は，正負交

番繰り返し載荷とし，履歴は，水平変形角 Rに

より制御し，1/800，1/400，1/200，1/100，1/50

を各 2サイクル繰り返すことを原則とした。 

 

3. 実験結果 

表－４に実験結果及び終局強度計算値一覧を，

図－４にせん断力－変形角関係を，図－５にせ

ん断応力度τ(=Q/twlw，Q：せん断力，tw：壁厚，

lw：柱芯間距離)を Bσ (σB：HPFRCC圧縮強度)

で除した基準化せん断応力度と変形角関係包絡

線を，図－６に最終ひび割れ状況を示す。曲げ

終局強度計算値 Qfu は略算式 5)を，せん断終局

強度 Qsu は建築学会靱性指針式 6)を用いて，

HPFRCCを同一圧縮強度の NCとみなして算定

した。 
3.1 実験経過 

各試験体とも，1/800rad.のサイクルにおいて，

壁パネルのせん断ひび割れ，柱脚部の曲げひび

割れが発生し，最大強度に至るまでに，幅は小

さいが非常に多数のせん断ひび割れが壁板に生

じた。1/100rad.の 1サイクル目にWS1及びWS2

において引張側柱の最外縁主筋が引張降伏して

若干の剛性低下を示した。その後，WS2 及び

WS3では，壁横筋の引張降伏と概ね同時に，壁

板のほぼ中央に生じていたせん断ひび割れが急

激に拡大して最大強度を示した。一方，WS1で

は，1/100rad.で最大強度に達した後に，1/50rad.

のサイクルの約 1/67rad.で壁横筋が引張降伏し，

壁板のほぼ中央に生じていたせん断ひび割れが

急激に拡大して最大強度を示した。その後，各

試験体において，せん断ひび割れの更なる拡大

とともに耐力低下した。破壊の原因となったせ

ん断ひび割れの角度は，水平軸に対して 45度程

度であった。以上より，全試験体とも壁板のせ

ん断破壊と判断した。 

 
図－３ 加力装置 

表－４ 実験結果一覧 
初期ひび割れ強度 最大強度 限界変形 終局強度計算値 試 

験 
体 

柱曲げ 
cQfc 
(kN) 

壁せん断 
wQsc 
(kN) 

せん断力
eQm 
(kN) 

変形角 
eRm 

(10-3rad) 

変形角 
eRu*3 

(10-3rad) 

曲げ*1 
Qfu 
(kN) 

せん断*2 
Qsu 
(kN) 

破壊 
形式 

WS1 400 400 1671 9.8 16.7 1874 1366 
WS2 399 502 1805 8.5 8.5 1814 1579 
WS3 361 361 1196 7.9 9.0 1868 1056 

壁板の 
せん断
破壊 

*1：曲げ終局強度略算式（文献 5），ただし，WS2では定着筋は考慮せずに壁筋が定着されているものとして算定， 
*2：日本建築学会靱性指針式（文献 6），*3：ここでは，せん断力－変形関係包絡線上において，最大強度後に最
大強度の 95%の強度を下回らない最大の変形と定義した 
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   (a) WS1 試験体 (b)WS2 試験体 
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 (c) WS3 試験体 
 図－４ せん断力－変形角関係 図－５ 基準化せん断応力度－変形角包絡線 

   
 (a)WS1 試験体 (b)WS2 試験体 (c)WS3 試験体 

実線：正加力，破線：負加力 
図－６ 最終ひび割れ状況 
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 (a)最大せん断ひび割れ (b)最大残存せん断ひび割れ 

図－７ せん断ひび割れ幅の推移状況
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3.2 最大強度 

各試験体の最大強度は，壁筋比，HPFRCCの

圧縮強度に差異があるため異なるが，HPFRCC

を NC とみなして算定したせん断終局強度計算

値の 1.15~1.2倍程度の最大強度を示した。これ

は，HPFRCCの引張抵抗力がせん断抵抗に寄与

しているためと考えられる。一方，基準化せん

断応力度－変形関係は，8/1000rad.程度までは同

様な関係を示すが，それ以降では壁厚が厚く，

壁筋比が大きいWS1の変形性能が良い。 

3.3 ひび割れ性状 

HPFRCCを用いた耐震壁では，図－６のよう

に微細なせん断ひび割れが最大強度までに多数

発生し，最大強度に達すると数本のひび割れが

拡大してせん断破壊した。図－７に，壁板にお

ける最大せん断ひび割れ幅の変形角に伴う推移

状況，及び，完全に除荷した際に残存していた

最大せん断ひび割れ幅とそのサイクルのピーク

変形角の関係を示す。最大強度までの最大せん

断ひび割れは概ね 1mm 程度であるが，残存せ

ん断ひび割れ幅は 0.2mm以下である。これより，

最大強度に達しなければ残存せん断ひび割れ幅

は非常に小さい。 

 3.4 変形割合 

 図－８に全体変形に占める曲げ変形割合の変

形角に伴う推移状況を示す。曲げ変形は，両側

柱の軸方向に沿って計測した区間曲率を積分す

ることにより得た。最大強度時までの曲げ変形

割合は 0.1～0.2程度であり，壁筋比が大きくな

るほどその割合は小さくなっている。また，せ

ん断破壊後は，曲げ変形割合は減少する。ただ

し，壁筋が継手定着されたWS2では，通し定着

されたWS1,WS3に比べ曲げ変形比率が 5%程度

大きい。これは，壁筋の定着方法の違いにより，

壁脚部の鉄筋の抜け出し量に影響しているもの

と考えられるが，定着方法の差異による影響は

小さいものと考えられる。 

 3.5 壁横筋のひずみ性状 

図－９に高さ方向のほぼ中央に位置する壁横

筋のひずみ分布を示す。横筋のひずみが大きく

なる位置は，WS1では壁中央，WS2, WS3では

壁の両側である。これは，破壊原因となったひ

び割れ貫通位置に一致しており，最大強度時に

壁横筋がほぼ降伏していることから，HPFRCC

を用いた場合にも，壁筋がせん断抵抗に十分寄

与していることがわかる。 
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図－８ 曲げ変形割合 
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図－９ 壁横筋のひずみ分布 
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4. せん断終局強度の評価 

 表－４に示した様に，既往のせん断終局強度

評価式は，HPFRCCを用いた耐震壁のせん断終

局強度を過小評価する。これは，HPFRCCの引

張特性がせん断終局強度に寄与するためと考え

られる。そこで，トラス機構において，コンク

リートの斜め圧縮力と直交する方向にHPFRCC

の引張力が作用すると仮定し，式(1)を導いた。

なお，HPFRCCの引張力は全てトラス機構に寄

与すると仮定していることから，HPFRCCのア

ーチ機構は考慮していない。 

2
lt)1(tan

cot)p(ltV
B

waw

tsyswbwsu

σνβθ

φσσ

⋅−+

+⋅⋅=
       (1) 

ここに， 

( )
B

t
2

sys
2 cotpcot1

σν
σφσφβ ⋅++= ⋅      (2) 

wa

w
2

wa

w

l
h1

l
htan −+






=θ              (3) 

σt：HPFRCCの引張降伏強度，lwa, lwb：ア
ーチ及びトラス機構の等価壁長さ，tw：壁
厚，ps：壁筋比，σsy：壁筋降伏強度，ν ：
HPFRCCの有効圧縮強度( 333.0

B7.1 −= σ ) 

ただし，( ) 2p Btsys σνσσ ≤+⋅        (4) 

なお，強度低下の原因となったせん断ひび割

れ角度は概ね 45 度であったことから，cotφ=1

と仮定し，ν は同一強度の NC の値を用いた。

また，本研究では HPFRCCの引張降伏強度はダ

ンベル型試験片による直接引張試験で計測した

が，佐藤等 7）によるシリンダー試験片の直接引

張試験では，ダンベル型の概ね 1/2 程度の強度

であると報告されている。そこで，HPFRCCの

引張降伏強度を本試験結果とした場合(CASE1)，

及び，その 1/2とした場合(CASE2)のせん断終局

強度を計算した。表－５に示す様に，CASE1は

実験結果を大きめに評価したが，CASE2は実験

結果をほぼ評価できている。今後，HPFRCCの

引張特性をより正確に把握する必要がある。 

 

5. まとめ 

HPFRCCを用いた耐震壁のせん断実験を実施

し，以下のことが示された。 

(1) HPFRCCを用いることにより，耐震壁のせ

ん断終局強度は，NCとみなした耐震壁のせ

ん断終局強度の約 1.15~1.2倍程度を示し，せ

ん断終局強度が向上した。 

(2) HPFRCCを用いた耐震壁は，せん断破壊前

であれば，残存ひび割れ幅は 0.2mm 以下で

あり，非常に小さいものであった。 

(3) HPFRCC を用いた耐震壁のせん断終局強度は，

既往評価式を修正した提案式により概ね評

価できる。 
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表－５ せん断終局強度の評価 
実験値 

eQm(kN) 
計算値 

Qsu(kN) 験体 
最大強度 CASE1 CASE2 

S1 1671 1821 1594 
S2 1805 2019 1799 
S3 1196 1346 1201 
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