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要旨：2010 年版 RC 規準の耐震壁付帯ラーメンの断面形状に関する条件緩和を受けて，地震時の終局変形性

能を把握する目的で枠柱の有無を実験変数として含む耐震壁試験体 4 体を製作し，静的繰返し載荷実験を行

った。何れも曲げ変形が支配的で，引張鉄筋降伏後，脚部の圧壊が原因となり急激な耐力低下を伴って破壊

したが，せん断補強筋量が多いほど終局変形角は大きくなった。破壊時，枠柱を持つ場合は枠柱周辺が圧壊

したのに対し，枠柱を持たない場合は拘束領域全範囲での圧壊と広範囲に及び，壁板が座屈した。靱性指針

による設計式と断面解析により，終局変形角を概ね予想できた。 
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1. 研究の背景と目的 

日本建築学会の 1999 年版「鉄筋コンクリート構造計

算規準・同解説」（以後 RC 規準）では，「付帯ラーメン

の断面は，軸方向力および曲げモーメントに対して十分

安全であるように算定する。」として，付帯ラーメンの断

面形状に関する推奨条件が示されていた。2010 年版 RC

規準 1)では，付帯する柱断面の規定が緩和され，壁端部

の柱型拘束域が軸力負担・壁板拘束などの役割を果たせ

ば枠柱を設ける必要は無くなった。しかし，2010 年チ

リ・マウレ地震では，枠柱が無い連層耐震壁が曲げ変形

により大きな損傷を受けた。軸力比など設計条件が異な

るものの，断面端部の拘束のみで耐震壁の安全性を確保

できるのか，枠柱をつけずに圧縮に抵抗する領域を物理

的に縮小しても問題が無いのかは，未解決である。 

そこで，耐震壁の枠柱の有無，また端部拘束領域に対

するせん断補強筋量が連層耐震壁の曲げ変形性能に与え

る影響を把握することを目的とし，縮尺 40%の RC 造連

層耐震壁モデル 4 体を用いて静的正負交番繰返し漸増載

荷実験を行った。さらに，平面保持を仮定した断面解析

を行い，実験で得られた荷重－変形角関係や終局時変形

角の予測法の妥当性を検証した。 

 

2. 実験概要 

2.1 試験体概要 

試験体は中低層 RC 造建物の低層部 3 層を想定した耐

震壁（試験体名 BC40，BC80，NC40，NC80）4 体である。

図－1 に試験体概要を示す。図－1(a)，(b)の試験区間

2800mm 内の寸法は各領域の曲げ，せん断変形計測用の

変位計を設置した区間である。基礎スタブ上面より 0～

750mm 区間を Z1，750～1500mm 区間を Z2，1500～

2250mm 区間を Z3，2250～2830mm 区間を Z4 と称す。

表－1，表－2 に使用材料の力学特性を示す。また，表－

3 に試験体の形状と配筋状況を示す。主筋は試験体底面

に設置した厚さ 18mm の鉄板に溶接して定着した。 

試験体は縮尺 40%で，BC は 250mm 角の枠柱を有し，

壁板が幅 1250mm，壁厚 80mm である。NC は枠柱を持

たず，幅 1750mm，壁厚 128mm の壁板のみである。BC

と NC では断面せい，全断面積，端部拘束領域断面積を

統一した。もう一つの実験変数としてコア圧壊が生じる

とされる終局変形角を設定し，靱性指針 2)に従い拘束領

域に配筋するせん断補強筋量を変更することで BC・NC

それぞれに終局変形角が 1.5%を超えるものと超えない

ものの 2 種類を設計した。結果，拘束筋ピッチを 40mm，

80mm と変化させ，BC・NC に付して試験体名称とした。

全試験体は曲げ降伏後に曲げ圧壊が生じるよう，既往の

略算式にてせん断余裕度が1.25を上回るように設計され

た。なお，解析によって曲げ耐力値を同程度に統一して

おり，その値は後述の表－4 に calQmax として示す。 

 

2.2 載荷概要 

載荷装置を図－2 に示す。加力方向は東が正方向，西

が負方向である。水平力は 2000kN の油圧ジャッキ 2 本，

軸力は 1000kN ジャッキ 2 本により与えた。載荷は反曲

点である載荷梁中心（壁脚部より 3000mm の高さ）にお

ける水平変位を同高さで除した変形角（以後 R と称す）

により制御した。水平力は静的正負交番繰返し漸増載荷

とし，軸力は 1500kN の一定軸力とした。この軸力は枠

柱断面積に対しての軸力比ηAcが 0.2，全断面積に対して

の軸力比ηAall が 0.11 となっている。ここで軸力比η

=N/(A・Fc) (N：軸力 1500kN，Ac：枠柱断面積 125000mm2，

Aall：全断面積は 4 体共通で 224000mm2，Fc：圧縮試験強

度 59.5MPa)と定義する。 
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(c) BC シリーズ壁断面図 
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(d) NC シリーズ壁断面図(NC40 と NC80 共通) 

図－1 試験体概要(単位:mm) 
 

表－1 コンクリートの力学特性 

試験体 圧縮強度
(MPa) 

ヤング係数
(GPa) 

割裂引張強度
(MPa) 

BC 59.5 30.9 5.10 
NC 52.5 30.1 3.66 

 

表－2 鉄筋の力学特性 
鉄筋 ヤング係数(GPa) 降伏強度(MPa) 引張強度(MPa)
D6 189 387 496 
D10 194 377 533 
D25 196 379 559 

 
表－3 試験体形状及び配筋状況 

(a) 試験区間 

名称 
形状 
D×h 
(mm) 

拘束領域 壁板 
寸法
(mm) 
b×D 

主筋 
(pgc) 

せん断

補強筋 
(pwc) 

壁厚
(mm)

壁筋

(縦・横)
(pw) 

BC40 

1750 
× 

2800 

250
×
250 

8-D10 
(0.91%)

3-D6@40 
(0.95%) 80 

D6@100
千鳥

(0.40%)BC80 2-D6@80 
(0.32%) 

NC40 128
×
520 

12-D10
(1.29%)

4-D6@40 
(2.47%) 128 

D6@100
千鳥

(0.25%)NC80 4-D6@80 
(1.24%) 

 
(b) 全試験体共通部分 

部材 配筋 

載荷梁 
主筋(上下共通) 2-D25(SD345) (0.63%) 
せん断補強筋 4-D10(SD295A)@100 (0.36%)

基礎梁 
主筋(上下共通) 6-D25(SD345) (0.95%) 
せん断補強筋 4-D10(SD295A)@100 (0.71%)
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図－2 載荷装置（単位：mm）  

3. 実験結果 

3.1 損傷状況 

図－3 に各試験体の破壊直前のサイクルでのひび割れ

状況を示す。図は左から西側面，南正面，東側面である。

また，赤い線は正載荷，青い線は負載荷時のひび割れを

意味しており，黒い部分は剥離を意味している。 

BC40：R=0.05%で，曲げひび割れが枠柱の引張縁に生

じ，R=0.25%で壁板に全域を横切るせん断ひび割れが生

じた。その後，R=0.5%で枠柱主筋が引張降伏した。

R=1.0%で枠柱脚部に縦方向に延びる圧縮ひび割れが生

じ，同位置にカバーの小さな剥離が見られた。R=1.5%サ

イクルで最大耐力を記録した。この時壁板縦筋が座屈し

た。R=－2.8%で圧縮側枠柱が高さ 20cm まで，壁板が高

さ 40cm まで激しく圧壊し，せん断すべりが生じた。ま

だ軸力を保持できたために載荷を続けた所，圧壊が激化

し，R=－4.0%で軸力を保持できなくなり破壊に至った。 

BC80：曲げひび割れ，壁板に全域を横切るせん断ひび

割れが生じた後，枠柱主筋が引張降伏した。R=1.0%で枠

柱脚部に圧縮ひび割れが生じ，壁縦筋が座屈した。

R=1.5%サイクルで最大耐力を記録し，足元より 10cm 程

の高さで枠柱主筋の座屈が確認された。R=+1.5%におい

て圧縮側枠柱脚部が高さ 20cm 程度まで圧壊した後に，

せん断すべりが生じて破壊に至った。 

NC40：曲げひび割れ，壁板に全域を横切るせん断ひび

割れが生じた後，拘束領域主筋が引張降伏した。圧縮縁

脚部に圧縮ひび割れが生じた後，R=0.75%で壁板脚部の

カバーが剥離し始めた。R=1.5%サイクルで最大耐力を記

録し，水平力が徐々に低下しながら R=+2.8%において圧

縮側拘束領域全体が高さ 20cm 以下の範囲で圧壊し，引

張縁の主筋 2 本が足元より約 10cm の箇所で破断して破

壊に至った。壁板が脚部で座屈した。 

NC80：曲げひび割れ発生後，拘束領域主筋が引張降伏

し，R=0.5%で圧縮縁脚部に圧縮ひび割れが生じた。

R=0.75%で壁板脚部のカバーが剥離し始め，R=1.0%サイ

クルで最大耐力を記録した後に，水平力が徐々に低下し

BC40←→BC80 NC40←→NC80 

BC40←→BC80 
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ながらR=－1.1%で圧縮側拘束領域全体が高さ 40cm以下

で圧壊し，圧縮側主筋全てと壁縦筋が座屈して破壊した。

NC40 同様に壁板が脚部で座屈した。 

何れも脚部の圧壊が原因となり急激な耐力低下を伴

って破壊した。破壊時，枠柱を持つ試験体は脚部での圧

壊が枠柱周辺で留まったのに対し，持たない試験体は拘

束領域全範囲での圧壊と広範囲に及んだ。また，枠柱を

持たない場合に壁板が座屈した。 

 

 
 (a) BC40 (-2.0%除荷時) (b) BC80 (-2.0%除荷時) 

 
 (c) NC40 (-2.0%除荷時) (d) NC80 (+1.5%除荷時) 

図－3 ひび割れ状況 

 

3.2 水平荷重－変形角関係と終局変形角 

全試験体の荷重－変形角関係を図－4 に示す。また，

曲げひび割れ発生時，主筋引張降伏時，最大耐力時の水

平力と変形角を表－4 に示す。全試験体を通じて，主筋

引張降伏経験後に剛性が低下して最大耐力に達し，水平

力が大きく低下することなく変形が進展し，最終的に脚

部の圧壊により急激に水平耐力が低下した。また，除荷

時に残留変形が極度に小さくなる履歴となったことも共

通した。NC 試験体では変形が増すと，カバー剥離など

損傷が大きく進展したために残留変形が生じたサイクル

もあるが，小変形時では BC 試験体同様残留変形が小さ

くなった。これは軸力が大きかったためと考えられる。 

試験体毎の終局変形角 Ruは，せん断補強筋量の多い方

が顕著に大きくなった。ただし，実験での終局変形角は，

最大耐力の 80%まで水平力が低下した変形角とし，急激

な耐力低下により計測できない場合（BC40やBC80）は，

耐力低下直前の変形角と定義する。なお，以降の考察に

おいては実験での終局変形角は正方向載荷での値を用い

る。表－4 に実験での終局変形角 expRuと靱性指針 2)によ

って求めた終局変形角 calRu を示す。何れの試験体も

expRu/calRuであるηuは 1.38～1.67 と安全側に評価された。 
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(b) BC80 
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(c) NC40 
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(d) NC80 

図－4 水平荷重－変形角関係  
3.3 変形成分及び曲率分布 

試験体を高さ方向に Z1～Z4（図－1(a)・(b)および図－

2 に図示）と区分して取り付けた変位計から各領域の曲

げ変形成分とせん断変形成分，曲率を算出した。また，

基礎スタブ上面から高さ 50mm までの鉛直変位を計測し，

壁脚剛体回転による反曲点位置での水平変位を主筋の抜

け出しによる水平変形（Z0 曲げ）として求めた。各サイ

クルピークでの全体変形に対する各変形成分の割合を図

－5 に示す。「Z0 曲げ」は試験体脚部の鉄筋抜け出しに

よる変形，「Z1’曲げ」は Z1 領域曲げ変形より抜け出し変

形成分「Z0 曲げ」を除外したものである。全試験体を通

枠柱あり 
補強筋比 0.95% 

枠柱あり 
補強筋比 0.32% 

枠柱なし 
補強筋比 2.47% 

枠柱なし 
補強筋比 1.24% 
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じて，変形の増加に伴い曲げ変形成分が大きくなり，最

終的に曲げ変形の割合が 60～80%と支配的になった。ま

た，Z1 領域の曲げ成分，せん断成分により全体の 50～

70%が占められ，脚部に変形が集中した。図－6にBC40，

NC40 の曲率分布を示す。両試験体とも全サイクルを通

じて，Z1 領域 0～750mm（約 0.5D）が他の領域に比べて

過大な曲率となった。他 2 体も同様の傾向が見られた。 
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(d) BC80 
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(c) NC40 
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(d) NC80 

図－5 試験体変形成分 
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図－6 実験での曲率分布 
 

4.断面解析 

4.1 解析方法 

試験体の曲げ変形が支配的であったため，平面保持を

仮定した断面解析によって，水平荷重と曲げ変形角を模

擬した。鉄筋要素は主筋と縦筋位置に，コンクリート要

素は試験体断面をせい方向に 10mm ずつ 175 分割したも

のに対応する面積を与えた。図－7 に材料モデルを示す。

コンクリートは，せん断補強筋の無い壁板領域とせん断

補強筋を配した拘束領域に領域分けし，材料モデルを変

更した。壁板領域は BC:1250mm×80mm，NC:710mm×

128mm の範囲とし，拘束領域は BC:250mm×250mm×2

（枠柱 2 本），NC:510mm×128mm×2（2 箇所）の範囲

とした。材料モデルは壁板部の無拘束領域には強度上昇

域が Popovics モデル 4)，下降域が直線となるモデルを，

せん断補強筋を配した拘束領域はカバー部分も含めて

孫・崎野モデル 5)を用いた。この拘束コンクリートモデ

ルは，拘束領域のせん断補強筋体積比の増加により圧縮

強度が上昇し，圧縮強度後の軟化勾配が緩やかになる。

今回の実験において，最も高いせん断補強筋体積比 4.1%

の試験体 NC40 では圧縮強度が 70MPa に達した。図－

7(a)中の◆印は，Mander6)による(1)式で求めた終局ひず

みεcu に達した点である。鉄筋破断時ひずみεsm は拘束

筋が一様に破断時ひずみまで伸びておらず，実験での拘

束筋ひずみが最大でも 0.5%であったため，0.5%を採用し

た。鉄筋は完全弾塑性のバイリニア型とした。 

変形を弾性変形δe と塑性変形δp に分けて(2)式と(3)

式を用いて計算し，(4)式で足し合わせることにより断面

解析によって得られた曲率φを変形角 R に変換した。図

－8 に仮定した曲率分布を示す。この時に塑性変形が生

expQc expRc calQc ηc expQy expRy calQy ηy expQmax expRmax calQmax ηmax expRu calRu ηu expRuf calRuf ηuf

(kN) (%) (kN) ― (kN) (%) (kN) ― (kN) (%) (kN) ― (%) (%) ― (%) (%) ―

(1) (2) (3) (1)/(3) (4) (5) (6) (4)/(6) (7) (8) (9) (7)/(9) (10) (11) (10)/(11) (12) (13) (12)/(13)
正 443 +0.12 1.54 562 +0.29 1.17 634 +1.41 1.12 +4.00 1.67 +2.99 0.93
負 -441 -0.10 1.53 -521 -0.25 1.09 -608 -1.47 1.07 (-2.75) ― (-1.70) ―

正 418 +0.08 1.44 487 +0.26 1.01 633 +1.17 1.12 +2.00 1.55 +1.43 0.90
負 -338 -0.07 1.17 -507 -0.33 1.05 -592 -1.45 1.05 (-2.00) ― (-1.37) ―

正 328 +0.07 1.64 478 +0.19 1.11 606 +1.91 1.07 +2.38 1.38 +1.75 1.14
負 -379 -0.09 1.90 -449 -0.20 1.04 -604 -1.46 1.07 (-2.00) ― (-1.59) ―

正 334 +0.09 1.66 467 +0.30 1.08 598 +1.16 1.07 +1.50 1.50 +1.21 1.14

負 -331 -0.08 1.65 -332 -0.12 0.76 -578 -0.87 1.04 (-1.50) ― (-1.12) ―

鉄筋降伏 終局変形最大耐力事象

288

290
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201 434
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482
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479 568

563

567
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NC80

2.40 3.21

1.59

1.53

558

表－4 各事象における水平荷重及び変形角 
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じている範囲を塑性ヒンジ領域とし，脚部より高さ lpま

での範囲とした。今回は lp を変数と考え，断面せい

D:1750mm の n 倍として考察を行った。実験で主筋が高

さ 60mm，440mm 位置（約 0.25D）で降伏していること

が貼付したひずみゲージより判明しており，図－6 で Z1

領域 0～750mm（約 0.5D）が大きな曲率となったため，

塑性ヒンジ領域が 0.2～0.5D 程度であるとして解析を行

った。図－9 に BC40 の塑性ヒンジ領域 lpを 0.1D，0.2D，

0.4D と変更した水平荷重－変形角関係の解析結果を示

す。ここで解析が曲げ変形のみを考慮しているため，実

験曲線の変形角は 3.3 節で分離した変形成分のうち Z1’，

Z2～Z4 の曲げ変形成分を足し合わせた曲げのみの変形

角を用いている。解析結果の包絡線が途切れているのは

入力したモデルに対して解が収束しなくなるためであり，

lpを大きくすると，より大きな変形角でも解が収束する。

今回は lpを 0.4D とすると変形能を過大評価し，lpを 0.1D

とするとやや過小評価する結果となったため，実験での

破壊した変形角に鑑みて lpを 0.2D を採用した。他の試験

体も同様の傾向が見られたため，0.2D を採用した。 
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(b) 鉄筋モデル 

図－7 材料モデル 

 

ccsmyhscu ff '/4.1004.0 ερε +=  (1) 

ρs ：拘束鉄筋体積比 
fyh ：拘束鉄筋降伏強度 
εsm ：鉄筋の破断時ひずみ，0.5%と仮定 
f’cc ：拘束コンクリート圧縮強度 
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図－8 変形の考え方 
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図－9 BC40 解析例 

 
4.2 水平荷重－変形角関係の比較 

水平荷重－変形角関係における実験と解析結果の比較

を図－10に示す。変形角の取り方は図－9と同様である。

解析での終局変形角 calRufは，圧縮縁より 125mm の位置

がコンクリート終局ひずみεcu に達する変形角として定

義し，図－10 中▲印の点とする。ここで圧縮縁からの距

離 125mm とは BC シリーズでは枠柱重心位置であり，

NC シリーズでは長方形拘束領域を同断面積の正方形に

置換した場合の重心位置である。表－4 に曲げひび割れ

強度 Qc，引張鉄筋降伏強度 Qy，最大強度 Qmax 及び曲げ

終局変形角Rufの比較を示す。expQ，expRが実験値であり，

calQ，calR が解析値である。ここで，鉄筋降伏は拘束領域

内の引張側最外縁主筋が初めて引張降伏を経験した点と

定義する。また曲げ終局変形角 Ruf は終局変形時の曲げ

変形成分を示しており，expRufは expRuの曲げ変形成分を，

calRufは断面解析による終局変形角を示している。ηはそ

れぞれ実験値/解析値を示しており，精度の指標とする。 

曲げひび割れ強度は全試験体を通じて解析値が実験値

を大きく下回った。鉄筋降伏強度は NC80 の負方向載荷

を除き概ね精度の良い評価ができた。NC80 は実験にお

いて最外縁主筋が事前の正方向載荷において圧縮降伏を

経験しており，実際の引張降伏点を評価できていない可

能性が考えられる。最大耐力は何れの試験体も概ね精度

よく評価できたが，全て安全側の評価となった。これは

コンクリートに対する拘束効果が使用したモデルよりも

大きく発揮された可能性が考えられる。曲げ終局変形角

は，塑性ヒンジ領域 lp を 0.2D，拘束筋破断時ひずみを

0.5%とした場合に精度よく評価できた。 
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(b) BC80 
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(c) NC40 
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(d) NC80 

図－10 水平荷重－変形角関係 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

5. 結論 

中低層 RC 造建物の低層部 3 層を想定した耐震壁 4 

体の載荷実験を行い，復元力特性や損傷の進展を把握し

た。また，断面解析を行い，荷重－変形角関係や終局時

変形角を追跡した。その結果，以下の結論が得られた。 

・ 実験では，全試験体を通じて曲げ変形が支配的で

あり，何れも引張鉄筋降伏後に最大耐力を迎え，

圧縮側脚部の圧壊が原因となり急激な耐力低下

を伴って破壊した。耐震壁端部のせん断補強筋量

の増加に伴い，終局変形角が大きくなった。破壊

時，枠柱を持つ場合は枠柱周辺が圧壊したのに対

し，枠柱を持たない場合は拘束領域全範囲で広範

囲に圧壊し，壁板が脚部で座屈した。 

・ 断面解析を用いて水平荷重－変形角関係を模擬

したところ，引張鉄筋降伏点，最大耐力点での水

平力を概ね算定できた。終局変形角については，

靭性指針の終局限界ひずみと塑性ヒンジ長さを

用いると安全側に評価し，また断面解析で 

Mander モデルの終局限界ひずみと塑性ヒンジ長

さ 0.2D を用いると精度よく評価できた。 
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