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壁板と柱の分離施工を容易とする新しい耐震壁システムの研究開発 

 

内 容 梗 概 

 

本論文は，鉄筋コンクリート造耐震壁における壁板と側柱の接合工法を簡便にするため

に，壁横筋の柱への定着を省略して設計・施工の両場面で壁板と柱を分離して扱うという

新しい耐震壁システムを提案し，これを設計するための壁板強度の算定法および壁板と柱

からなるシステム全体の終局強度の評価方法を論じたものであり，全７章よりなっている。 

 

第 1 章 緒論 

本論文で提案する耐震壁システムの基本構成と特長を述べ，既往のプレキャスト耐震壁

に関する研究を概観した後，本システムを具現化するための解決すべき技術的課題を指摘

し，本論文の目的と研究の範囲を明らかにした。 

 

第 2 章 曲げ補強筋のない単層壁板の強度算定法 

壁板と柱からなる本システムの終局強度は，壁板部分の強度に依存するが，本システム

の壁板には柱主筋等の曲げ補強筋がないため，壁板強度の算定に既往のせん断強度設計式

は適用できない。そこで，1 層 1 スパンの単層壁板を対象とし，壁板内の横筋の応力度分布

と縦筋の効果が考慮された，新たなトラス・アーチ理論に基づく強度算定法を提案した。

壁板が側柱によって拘束される影響は，両者間に作用するせん断力（鉛直拘束力と定義）

を考慮することにより評価している。トラス機構では，横筋の応力度が両端部で 0 となり，

中央部で最大応力度を示すという曲げ補強筋のない壁板に特有のせん断応力度分布を考慮

している。すなわち，横筋に応力度変化のある部分では，横筋の引張力が付着抵抗によっ

てコンクリートに伝達され，コンクリートの斜め圧縮束と縦筋の引張力に釣り合う応力抵

抗機構を構成している。アーチ機構では，壁板を細分割し，軸力と縦筋を考慮して各要素

ごとにアーチを形成し，壁脚部に設定したせん断破壊判定領域におけるφ方向（φ：トラ

ス機構の圧縮束の角度）の圧縮応力度がコンクリートの有効強度に達するまで積算して強

度を算定している。本算定法は，コンクリート，横筋および縦筋の応力の釣り合いから壁

板でとり得る強度を求めるものであり，曲げ破壊からせん断破壊までの統一された強度算

定法となっている。本算定法の適合性を検証するために，単層壁板の水平加力実験を実施

し，強度計算値（曲げ強度あるいはせん断強度）は，実験値とよく適合することを確認し

た。 

 

第 3 章 曲げ補強筋のない連層壁板の強度算定法 

水平力を多層から受ける連層壁板の場合には，下層ほどせん断力が大きくなるため，ト



  

ラス機構は単層壁板のように一様にはならない。そこで，第 2 章の単層壁板の算定法を基

本とし，連層壁板の強度算定法に拡張した。n 層からなる壁板のトラス機構は，各水平力の

作用高さまでの n 個の壁板を合成して扱っており，トラス機構の成立はせん断ひび割れの

多数発生する層のみとしている。アーチ機構では，各層の水平力に釣り合う斜め圧縮束を

考慮し，単層壁板の場合と同様に連層アーチ機構を構成している。2 層壁板の水平加力実験

による実験値と本算定法の計算値を検証した結果，実験結果のひび割れ状況と本算定法の

トラス機構の形成状況は概ね対応し，強度計算値は実験値によく適合した。 

 

第 4 章 せん断破壊型耐震壁システムの終局強度 

柱-壁板間の鉛直接合部が破壊する前に，曲げ補強筋のない壁板がせん断破壊する強度抵

抗型耐震壁システムの加力実験を行い，システム全体の破壊性状と終局強度について検討

した。壁板強度は第 2 章の算定法により求めることができるが，この破壊形式の場合は，

強度算定時に用いる鉛直拘束力は独立して得ることはできず，柱と壁板の関係から定める

必要がある。そこで，鉛直拘束力を特定して壁板強度を算定し，これに柱の負担せん断力

を加えることでシステム全体の終局強度を評価する方法を示し，本計算値が実験値に適合

することを確認した。 

 

第 5 章 鉛直接合部の滑り破壊型耐震壁システムの終局強度 

柱-壁板間の鉛直接合部の滑りを許容するプレキャスト連層耐震壁の実験を実施し，この

ような新たな破壊形式となるシステムの破壊性状と終局強度を把握した後，システム全体

の終局強度の評価方法を検討した。実験の結果，鉛直接合部の滑り破壊型耐震壁システム

は優れた変形性能を示し，靭性抵抗型のシステムとなることを明らかにした。システム全

体の終局強度は，鉛直接合部の滑り強度を鉛直拘束力として第 3 章の算定法により壁板強

度を求め，第 4 章と同様に柱負担せん断力を加えることで評価できることを確認した。 

 

第 6 章 壁板と柱の分離型設計法の試案 

 鉛直拘束力を介在させて壁板と柱を分離して扱う，本システムの分離型設計法の一連の

流れを整理し，試案として提示した。本設計法によれば，壁板と柱のそれぞれについて，

設計応力の把握と終局強度の評価が独立して行えるので，双方の損傷程度に配慮した設計

が可能となる。静的弾塑性解析時の力学モデルとして，壁板と柱のそれぞれを線材要素に

置換し，鉛直接合部の位置で両者間を滑りばねで連結したモデルを設定した。本モデルを

用いてプレキャスト連層耐震壁システム試験体の荷重増分解析を行った結果，荷重-変形曲

線は実験結果と良い対応を示し，その崩壊メカニズムを検証できることが明らかになった。 

 

第 7 章は本論文の総括である。 
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第 １ 章 

 

緒  論 

 

 

1.1 概説 

鉄筋コンクリート（RC）造耐震壁は，柱梁架構内に壁板が組み入れられて構成される耐

震要素であり，地震時の水平力に対する剛性および耐力が高いことから，広く用いられて

いる。壁板の横筋は柱内に定着されて柱と壁板はコンクリートで一体となっており，剛性

や耐力を評価する際には I 形断面の両側柱付き壁 1)として扱われることが多い。 

耐震壁を造る工法としては，建設現場で鉄筋・型枠・コンクリート工事を行う在来工法

が主流であるが，施工現場での省力化や短工期化および高品質化を目的とし，あらかじめ

工場で製作した部材を施工現場で組み立てるプレキャスト（PCa）工法の開発が進められて

きた。1960 年代には日本住宅公団（現 都市再生機構）による壁式プレキャスト鉄筋コンク

リート部材組立工法（W-PC 工法）による低層住宅の建設が始まり，その後柱・梁部材の

PCa 化が進んで 1990 年前後には住宅・都市整備公団（現 都市再生機構）により壁式ラーメ

ンプレキャスト鉄筋コンクリート部材組立工法（WR-PC 工法），ラーメンプレキャスト鉄筋

コンクリート部材組立工法（R-PC 工法）が採用され，PCa 工法の適用範囲は高層建物へと

拡大した 2)。PCa 工法では部材間の接合部の性能が架構全体の構造性能に影響するため，現

場打ち RC 造と同等な構造性能が得られるように接合方法が開発され，設計指針がまとめら

れている 3)～5)。現在の PCa 工法は，この現場打ち同等型に類するものであり，床，梁およ

び柱を PCa 化した建物は，高層集合住宅などの大規模で部材数の多い建物を中心に広く適

用されるようになっている。しかしながら，耐震壁の PCa 化は過去の適用実績は多数ある

ものの，現在では採用されることが少なくなっている。耐震壁の PCa 化が普及していない

のは，壁板に配される多数の補強筋（縦筋，横筋）を柱・梁と接合させるために，多くの

接合筋が必要となり，配筋・型枠工事が煩雑になるなど，接合工法によっては必ずしも合

理的にならないといった点も一因であると思われる。また，スパンや階高が大きな建物の

耐震壁では，運搬時や揚重時の制限から壁板は分割せざるを得なくなり，壁板-壁板間の接

合部も必要になる。したがって，省力化工法としての特長が損なわれないように PCa 工法

を推進するためには，部材同士の接合工法を簡便にすることが不可欠であろう。 

本研究は，このような背景のもと，簡便な接合工法の採用を前提として，壁板と柱を分

離して扱う新しい耐震壁システムを開発することを目的としたものである。したがって，
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本システムは，壁板と柱が一体となった一般の耐震壁と比らべれば同等ではない。壁板，

柱および両者間の鉛直接合部の仕様に基づき，本システムのもつ構造特性を適正に評価し

て設計するものである。本システムによれば，柱-壁板間の鉛直接合部に壁横筋を貫通させ

る必要が無いため，耐震壁の PCa 工法が採用し易くなるほか，在来工法では壁板と柱の施

工時期を工法上の配慮で変えること，既存建物の耐震補強工法では柱梁架構内に壁板を組

み入れることが容易になる。 

本論文は，この提案システムの構造性能を実験に基づき明らかにするとともに，壁板の

横筋，縦筋およびコンクリートの応力度が考慮された壁板強度の算定法ならびにシステム

全体の終局強度の評価方法を提案するものである。 

 

 

1.2 既往の研究 

柱と壁板が分離された RC 耐震壁の研究としては，村橋ら 6), 7)の有開口耐震壁に関わる実

験がある。壁板-柱間に縦長の開口を設けた試験体で靭性に富む破壊性状を示したこと，開

口幅が小さく，スリット状の試験体では壁板のせん断破壊を示したことが報告されている

が耐力評価については言及されていない。小山内ら 8)，五十嵐ら 9),10)の研究では，PCa 耐震

壁の簡便な工法を意図して壁板-柱間の鉛直接合部をスリット扱いとし，曲げ変形を卓越さ

せることで変形性能が確保されることが示されている。これらは層間内での鉛直滑りを許

容するが，梁位置での鉛直滑りは許容しないとしたものであり，各層の梁を剛強にするこ

とが不可欠であると思われる。 

PCa 耐震壁の鉛直接合部を簡便にするために，壁板部の接合筋は省略して接合面にコッタ

ーを設け，壁頂部の梁主筋やスラブ筋を集中させて現場打ち耐震壁と同等の構造性能を確

保するといった研究は比較的多い。ここで，コッター（シヤーキー5)）とは，凹状と凸状の

コンクリート同士を嵌合するせん断伝達機構であり，せん断強度に達するまでは境界面の

ずれ変形はほとんど生じないことから広く用いられているものである。望月ら 11)は鉛直接

合部のコッターの有無と梁主筋量をパラメータとした実験を行い，鉛直接合部に接合筋の

ない場合でもコッターを設け，梁の主筋量を増すことで十分な耐力が得られることを報告

しており，長・仲地・望月ら 12)～14)は，スラブ有効幅内に接合筋を集中して配筋すれば曲げ

強度は既往の計算値で算定できるとしている。五味・壁谷澤ら 15)は 3 層の連層耐震壁試験

体の各層に水平力を加える実験を行って，壁頂部のみを集中加力する場合より鉛直接合部

の滑り変形は十分に小さく，梁筋のみを接合筋としても曲げ降伏型の靭性のある挙動を示

すと述べている。また，壁板を 3 分割し，壁板-壁板間の接合部もコッターのみとした実験
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としては，田中ら 16) ，田淵・藤村ら 17)の研究があり，靭性のある復元力特性を示すことが

報告されている。 

鉛直接合部の接合筋を省略した場合のせん断強度を検討した実験としては，古屋ら 18)，

関根ら 19)，福本・森ら 20)，柳瀬・柳沢ら 21)，松本・西原 22)などの研究があるが，いずれも

一般の耐震壁のせん断強度式により検討されている。実務設計で広く用いられている式(1.1)

例えば 23)（以下，広沢式）によるせん断強度計算値に対する実験時の最大荷重の比率は，0.9

～1.3 程度と示されており，壁板の鉛直接合部や水平接合部の滑りがない場合には広沢式で

概ね安全側に評価できることが確認されている。 
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  ここに， 

et ：I 形断面の耐震壁を長さと断面積とが等しい等価長方形断面に置き換えた時の

幅(mm)，D：耐震壁の全長(mm)，j：7/8･d  (mm)， tep ：等価引張鉄筋比(=100at/te･

d) (%)，at：I 形断面の場合は引張側柱内の主筋断面積，長方形断面の場合は端部

の曲げ補強筋の断面積(mm2)，d：I 形断面の場合 D－Dc/2 (Dc は圧縮側柱のせい)，

長方形断面の場合は 0.95D (mm)， whp ： et を厚さと考えた場合の水平せん断補強筋

比（小数）， wh ：水平せん断補強筋の降伏強度(N/mm2)， 0 ：全断面積に対する

平均軸方向応力度(N/mm2) 

PCa 連層耐震壁の設計法として壁谷澤 24),25)は，せん断抵抗機構をトラス機構とアーチ機

構の累加とする 26)が，鉛直接合部の接合筋を省略する場合は，トラス機構を梁主筋による

ものと壁筋によるものに分けて考え，壁筋のトラス機構では壁長さを壁筋のある壁板の内

法長さとすることを提案した。アーチ機構では各階床位置の水平力が直接壁脚部に伝達さ

れる連層アーチ機構を考慮している。この設計法は実験値に対して安全側の評価となるこ

とが示されているが，柱に定着されていない横筋は壁板端部で降伏することがないはずで

あるのに，一般の耐震壁のような一様なトラス機構の成立を想定してトラス機構で壁板の

内法長さをとることには矛盾がある。また壁谷澤は，せん断応力度が接合部せん断強度に

達しても上層で滑りが生じなければ安定した挙動が得られることを想定し，曲げ理論で算

出された各層の鉛直接合部のせん断応力度を上下層に再配分する方法を提案した。これは

全層にわたる滑りを防止する設計を行う際には，実用的な設計法であると考えられる。 

以上のように，PCa 耐震壁の鉛直接合部で接合筋を省略することは，簡便化の手段として

共通しており，本研究で提案する耐震壁システムも同じである。しかし，鉛直接合部の滑

りをある程度許容する観点に立っているのは，前述の壁谷澤らの研究に見られる程度であ
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り，他の研究は鉛直接合部の破壊や滑りを生じさせず，現場打ち耐震壁と同等の構造性能

を確保しようとしたものである。よって，これらの研究の実験においては，壁板上部に剛

性の高い加力用のスタブや梁を設け，全層滑りが生じ難い条件下で検証されていることが

多い。したがって，本システムのように柱-壁板間の鉛直接合部の全層滑りをも許容するこ

とを意図した研究は見あたらず，柱とは分離された壁板のせん断強度の算定方法および柱

と壁板からなるシステム全体の終局強度の評価方法は，未だ明らかになっていない。 

 

 

1.3 耐震壁システムの提案 

本研究の耐震壁システムは，図 1.1 の概念図に示すように壁板と柱を並列に配置して構成

するものであり，壁板と柱の間（以下，鉛直接合部と記す）は鉛直方向のせん断力を伝達

するためのコッターと梁位置の主筋等の接合筋により接合されている。したがって，地震

時の水平力 P は，スラブと梁を介して，柱と壁板のそれぞれに伝達され，両者間は鉛直接

合部に生じる鉛直方向のせん断力によって連成する状態となる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

一般の耐震壁と本システムの耐震壁を比較して図 1.2 に示す。耐震壁は同図(1)に示すよう

に壁板と柱が一体となりＩ形断面となっていることが一般的であり，壁板の横筋は柱内に

定着され，両端に曲げ補強筋として柱主筋がある。同図(2)に示すように柱幅を壁板厚さと

同じにし，耐震壁を長方形断面とする場合も I 形断面と同様であり，横筋の両端部には柱主

筋等の曲げ補強筋が配されている。一方，同図(3)の本システムは，横筋の柱への定着を省 

図 1.1 耐震壁システムの概念図 

水平力 P 

柱せん断力 TQc 壁板せん断力 Qp CQc 

柱-壁板間のコッター 

梁主筋等の接合筋 

柱-壁板間の鉛直接合部 

壁板 
圧縮柱 引張柱 

Qw＝Qp+TQc+CQc 

鉛直接合部の

せん断力 
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略しており，壁板の両端部に曲げ補強筋は存在しない。このような曲げ補強筋のない壁板

では，曲げ補強筋のある場合とは壁板内の応力伝達機構が異なるために，せん断強度はや

や低くなるが，これを柱梁架構に組み込むことによって以下に示す工法上の特長が生まれ

る。 

 1) 鉛直接合部に貫通させる接合筋の位置を梁近傍部のみとすることができるので，配

筋・型枠工事の省力化が図れる 

 2) 在来工法では柱を先行して施工し，壁板を任意の時期に施工するなど，壁板部分の施

工を工事全体のクリティカルパスから外すことが可能となり，工期の短縮が図れる 

 3) 耐震壁にプレキャスト工法を採用し易くなる 

 4) 既存の RC 造や SRC（鉄骨鉄筋コンクリート）造の建物に壁板を増設する耐震補強工

事が容易となる 

 構造設計を行う際には，壁板と柱を分けて扱うことができ，壁板，柱および両者間の鉛直 

(1) 両側柱付き耐震壁 

(2) 柱なし耐震壁 

(3) 本システムの耐震壁 

縦筋 横筋 柱主筋（曲げ補強筋） 

柱せん断補強筋 

曲げ補強筋 

せん断補強筋 

コッター 

柱 
壁板 

鉛直接合部 

柱 

壁厚 

コッター幅

コ
ッ

タ
ー

高
さ
 

コッター深さ 

コ
ッ

タ
ー

高
さ
 

コッター例 

A 断面 B 断面 

A 

B 

図 1.2  一般の耐震壁と本システムの耐震壁 

横筋の定着 

横筋の定着 



 6

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

接合部の強度を適宜設計することによって，図 1.3 に示すような本論文で定義する破壊形式

をとり得る。 

破壊形式「WB 型」は，鉛直接合部が破壊せず，水平力の作用時に曲げ引張側となる柱の

主筋および壁板の縦筋が引張降伏し，システム全体の曲げ破壊となる破壊形式である。し

たがって，WB 型は，図 1.4(1)に示すような在来工法や現場打ち同等型 PCa 工法による I 形

断面耐震壁の曲げ破壊と同様な破壊形式となる。ただし，本システムでは横筋の柱への定 

図 1.3 本システムの破壊形式 

(1) 曲げ破壊（ＷＢ型） (2) 壁板のせん断破壊（ＷＳ型） 

柱主筋降伏 

壁縦筋降伏 

壁板のせん断破壊 

横筋は非定着 

柱-壁板間は 

コッターのみ 

梁主筋等 

壁板のせん断破壊 

(3) 鉛直接合部の滑りを伴う 

曲げ破壊（ＳＬＢ型） 

(4) 鉛直接合部の滑りを伴う 

壁板せん断破壊（ＳＬＳ型） 

鉛直接合部の滑り 

壁縦筋降伏 

鉛直接合部の滑り 
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着を省略しているので，この破壊形式は梁主筋量が十分に確保されている場合に想定され

るものである。 

破壊形式「WS 型」は，鉛直接合部は破壊せず，壁板がせん断破壊する破壊形式である。

壁板のせん断破壊が先行するので，図 1.4(2)に示す I 形断面耐震壁のせん断破壊形式と類似

しているが，柱と壁板の水平方向が分離された本システムでは，壁板のせん断ひび割れの

柱への伸展が緩和され，両側柱の損傷は比較的小さくなる。 

破壊形式「SLB 型」と破壊形式「SLS 型」は，柱主筋が引張降伏する前に鉛直接合部の

滑り破壊が先行する破壊形式であり，滑り変形を伴いながら，SLB 型は壁縦筋が引張降伏

して壁板は曲げ破壊し，SLS 型は壁板がせん断破壊するというものである。側柱が伸縮して

I 形断面全体の曲げ変形が卓越する WB 型に対して，SLB 型および SLS 型は鉛直接合部の

滑り変形を許容して側柱の伸縮を抑制し，壁板の拘束を小さくすることで，壁板部分の曲

げ変形を卓越させるものであり，曲げ破壊のように優れた変形性能を示す。 

曲げ補強筋のない壁板の破壊により強度が決定される WS 型や，鉛直接合部の滑りを許

容した SLB 型および SLS 型は，システム全体の強度と変形性能が，曲げ補強筋のない壁板

と鉛直接合部の破壊性状に左右される新たな構造システムと言える。 

 

 

1.4 本論文の目的と研究の範囲 

本論文の目的は，設計・施工の両場面で壁板と柱を分離して扱う，前節で述べた新しい

柱主筋降伏 

壁縦筋降伏 

I 形断面のせん断破壊 

(1) 曲げ破壊 (2) せん断破壊 

図 1.4 I 形断面耐震壁（在来工法，現場打ち同等型 PCa 工法）の破壊形式 

横筋は柱に 

定着 
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耐震壁システムの構造性能を把握し，設計を可能にすることにある。本システムの壁板に

は曲げ補強筋がなく，鉛直接合部となる両端には図 1.5 に示すようにせん断力（以下，鉛直

拘束力 Vj）が壁板を拘束するように作用する状態となっているが，このような壁板のせん

断強度を算定する方法は見あたらない。そこで本論では，まず横筋，縦筋およびコンクリ

ートの応力度を考慮したトラス・アーチ理論に基づく単層壁板の強度算定法を提案し，実

験によって算定法の適合性を検証する。さらに，この強度算定法を複数層から水平力を受

ける連層壁板の算定法に拡張し，2 層から水平力を加える実験を行って算定法の適合性を検

証する。 

このように壁板部分の強度算定を可能にした後，壁板と柱で構成される耐震壁システム

の水平加力実験による検証を行う。前節で示した 4 つの破壊形式のうち，まず壁板のせん

断破壊で終局強度が決定される WS 型，すなわち終局強度が最も高い，強度抵抗型のシス

テムとした場合の破壊性状を把握し，システム全体の終局強度の評価方法を検討する。 

次ぎに，鉛直接合部の滑りを許容する SLB 型および SLS 型のプレキャスト連層耐震壁シ

ステムの実験を行い，このような新たな破壊形式となるシステムの破壊性状を明らかにし

た後，システム全体の終局強度の評価方法を述べる。 

最後に，本システムにおける壁板と柱の分離型設計法の一連の流れを整理し，試案とし

てまとめる。 

他方，PCa 耐震壁では，壁板-梁間の水平接合部の仕様によっては水平滑りが生じること

がある 27)。壁縦筋の接合筋量を少なく計画したり，敷モルタルを介すなど摩擦抵抗の小さ

い状態で PCa 壁板を設置する場合がこれにあたる。このような水平滑りを考慮したせん断

強度の評価方法に関しては，文献 27)にいくつかの提案が示されている。しかし，第 2 章で

述べるように壁縦筋は曲げ強度に寄与するだけではなく，壁板を拘束することによりせん

断強度に寄与するものであるので，本研究で提案する耐震壁システムでは壁縦筋の接合筋

量を過度に少なく計画するものは対象外とし，壁板-梁間の水平接合部の滑り破壊は許容し

ないこととする。 

 

 

 

 

 

 

 

水平力 P 

鉛直拘束力 Vj 

壁板 

図 1.5 壁板に作用する鉛直拘束力 



 9

第 ２ 章 

 

曲げ補強筋のない単層壁板の強度算定法 

 

 

2.1 はじめに 

本耐震壁システムは，曲げ補強筋のない壁板と柱を並列に配置して構成するものであり，

システム全体の終局強度は，壁板の強度と柱の負担せん断力の累加により得られると考え

られる。耐震壁のせん断強度式としては，広沢式（式(1.1)参照）やトラス・アーチ理論に基

づく日本建築学会の靭性指針式 26)がよく知られているが，いずれも耐震壁に曲げ補強筋が

あることを前提としたものとなっており，本システムで扱うような曲げ補強筋のない壁板

の強度算定法は未だ明らかにされていない。靭性指針式のトラス機構では，壁横筋の引張

応力度は壁全長にわたって一定とし，横筋の引張力は柱主筋等の曲げ補強筋の軸方向力と

コンクリートの斜め圧縮力に釣り合うという応力抵抗機構が想定されている。しかし，曲

げ補強筋のない壁板の場合には横筋の反力がとれないことになるため，そのような応力抵 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

鉛直拘束力

RC壁板

鉛直接合部

VjVj

図 2.1 PCa 連層耐震壁 

試験体部分 

lw’ 

曲げ戻しモーメント 

M =Vj･lw’ 

壁板 
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抗機構に基づく一般のトラス・アーチ機構が成立しないことは明らかである。そこで，本

章では，壁脚固定の 1 層 1 スパンの壁板（単層壁板）を対象とし，曲げ補強筋がない場合

の横筋，縦筋およびコンクリートの応力度が考慮された，新たなトラス・アーチ理論に基

づく壁板強度の算定法を提案する。さらに，図 2.1 に示すような PCa 連層耐震壁の 1 層の壁

板部分を取り出し，鉛直接合部のせん断力を模した拘束力（鉛直拘束力 Vj）を作用させた

水平加力実験を行って，本算定法の適合性を検証する。 

 

 

2.2 せん断抵抗機構 

本算定法は，図 2.2 に示すように RC 壁板をトラス機構とアーチ機構によるせん断抵抗機

構 26)に分けて考え，式(2.1)で表されるように各々の機構のせん断力の和を壁板のせん断強

度とするものである。 

  Q p  Qt Qa                       (2.1) 

ここに， 

Qp ：壁板のせん断強度 

Qt  ：トラス機構による強度 

Qa ：アーチ機構による強度 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 2.1 に示すように長さ lw’の壁板の両側に柱が取り付く場合には，柱と壁板との間に生

じる鉛直方向のせん断力を鉛直拘束力 Vjと定義し，これによる曲げ戻しモーメント M (=Vj･

lw’ )を両機構で配分することにより壁板が柱によって拘束される影響を考慮する。すなわち， 

 
N

縦 
筋+

アーチ機構

MaQ a

=

トラス機構

横筋

M t
Q t

N

 h

M

lw'

Q p

図 2.2 壁板のせん断抵抗機構 
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（正加力最大強度時）
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図 2.3 壁横筋のひずみ分布 

  M  Mt  M a                       (2.2) 

ここに， 

M  ：曲げ戻しモーメント，M =Vj･lw’ 

Mt ：トラス機構分の曲げ戻しモーメント 

Ma ：アーチ機構分の曲げ戻しモーメント 

Mt と Maの配分は，下界定理より横筋，縦筋およびコンクリートのそれぞれが降伏強度を

超えず，せん断強度 Qpが最も大きくなるように与える。したがって，Mt はトラス機構によ

って横筋が降伏強度に達するように大きく設定すればよいが，縦筋の応力度が降伏強度以

下となるように定める。アーチ機構では，トラス機構で使用した曲げ戻しモーメントの余

剰分 Ma (=M－Mt )のほか，軸力 N および縦筋の引張力により壁板が拘束されることを考慮

する。 

 

 

2.3 トラス機構の基本概念 

2.8節に示す実験で計測された壁横筋のひずみ度分布は，図 2.3に示すようになっている。

これは鉛直拘束力 Vj のみを変化させた 3 試験体（Vj が大きいと強度も大きい）の比較であ

り，Vjの大小に拘わらず横筋のひずみは両端で非常に小さく，壁板の対角を結ぶ線上付近で

大きくなっている。このように横筋の応力度が変化する部分では，横筋の引張力は，鉄筋-

コンクリート間の付着によってコンクリートに伝達されて，図 2.4 に示すように x 方向に付

着応力度 τが生じており，横筋と縦筋の交点ではφ方向（φ：トラス機構の圧縮束の角度）

のコンクリート圧縮束の応力度増分 dσc および y 方向の縦筋の応力度増分 dσsv と釣り合っ

ている。 
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図 2.5 トラス機構の基本概念 
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そこで本算定法では，実験で得られた横筋のひずみ分布を参考に，壁横筋の応力度は図

2.5 に示すように壁対角線上で最大値 sh をとり，両端部で 0 となる線形分布に設定し，壁

板内の応力度増分によって形成される新たなトラス機構を考える。同図に示すように，ト

ラス機構のコンクリート圧縮束の角度をφとする壁高 h，壁長さ htan ，壁厚 twの壁板にお

いて，壁頂から y の位置の微少区間 dy の対角線上での引張力は dT   sh psh twdy であるか

ら付着応力度は tanwdT t y  となり，これによるコンクリートのφ方向応力度増分 d c

と縦筋の応力度増分 d sv はそれぞれ次式で表される。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 2.4 横筋に応力度変化がある場合のトラス機構における力の釣り合い 
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  2cos sin sin

sh sh
c

p dy
d

y


  

                   (2.3) 

  
2

2cos
cotsh sh

sv c
sv sv

p dy
d d

p p y

                  (2.4) 

ここに， psh と psv は，それぞれ壁横筋比と壁縦筋比である。 

 座標 x における壁板の左下三角形全領域による縦筋応力度の変化量 s sv(x )は， 

  

2cot
( ) log

cot
sh sh

s sv
sv

p h
x

p x

 



 

  
 

              (2.5) 

で表されるので，これによる縦筋の引張合力 S t は， 

  S t  sh psh tw h cot                   (2.6) 

となる。コンクリートの圧縮合力 C は， 

  C  sh pshtw h / sin                    (2.7) 

である。s sv(x )は x  0～h/cotφの範囲で無限大から 0 に漸近する曲線分布となるが，その

重心位置は tan 4x h  の確定値となる。コンクリート圧縮応力度の鉛直成分は，縦筋の応

力度に換算すると同図中に破線で表示した c svのように s sv(x ) と逆対称になっているの

で，ΔStおよび C の作用点は，いずれも最大応力度となる端部から tan 4h  の位置となる。 

C に釣り合う水平力がトラス機構によるせん断力Qt であり， 

  Qt   sh psh twh                       (2.8) 

のように表される。 

 一方，右上三角形領域についても同様の応力が生ずるので，壁頂が自由端の場合には，

コンクリートの圧縮応力は縦筋の引張応力度 c sv に，縦筋の引張応力度の変化量 s sv は壁

頂の応力度が 0 であるので壁脚では圧縮応力となる。したがって，壁脚部の応力を全て縦

筋応力度に換算すると壁脚縦筋応力度 B sv は次式のように表される。 

  c sv s svB sv s sv c sv                      (2.9) 

なお，壁脚に 2St の引張力と圧縮力  cos tC S   が作用しており，応力中心間距離は

tan 2h  であるので，当然ながら壁頂の水平力Qt と釣り合っている。 

 以上が本算定法のトラス機構の基本的な考え方である。なお，応力度分布 cσsv，sσsv は，

対数関数で表されるものを取り扱い易いように三角形分布とするが，三角形の重心位置を

合力 C，ΔSt の作用位置に一致するように設定する。したがって， cσsv，sσsv の作用域の長

さは，ともに 3 tan 4h  となる。 
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図 2.6 横筋の応力度分布の仮定 

 

ltc = lw'

φ

h
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α  ≧1の場合t

φ

Qt

α  ＜1の場合t

h

sh

sh

ltc=α lw't

2.4 壁板のアスペクト比に応じたトラス機構 

2.4.1 壁横筋の応力度分布の仮定 

前節では，壁高 h，壁長さ htan の壁板を例に挙げてトラス機構の基本概念を述べたが，

横筋の応力度分布は，壁板のアスペクト比 

  cott wh l                        (2.10) 

（：トラス機構の圧縮束の角度）によって図 2.6 に示すように異なる。すなわち，t  1の

縦長の壁板の場合には，φ方向の線上と壁中心線上で最大応力度 sh （  sy ：壁筋の降伏

点）となる応力度分布を，t  1の横長の壁板の場合にはφ方向の線上で sh となる応力度

分布を設定する。t  1の場合には，φ方向の 2 線で挟まれた領域では横筋に応力度増分が

なく，付着応力度が生じないため（τ=0），壁板内に圧縮応力は作用しないので，壁脚にお

けるコンクリートの圧縮応力作用域 ltc は， t によって異なり下式のように表される。 

  

1

1

lw t
ltc

lt w t



 

       
     

                   (2.11) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

2.4.2 コンクリートの圧縮合力と縦筋の合力 

 コンクリートの圧縮合力 C は，図 2.7 に示すようにt  1の場合には横筋の応力度が変化

する三角形領域が左右に分かれるため前掲の式(2.7)と同様に求められる。t  1の場合には，

同図に示すように上下三角形領域の間の帯状部分では左右からの圧縮力Cc は釣り合うので，

圧縮合力 C は上下の三角形領域内の応力増分で定まるが，壁高中央のハッチした面積の大
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図 2.7 コンクリートの圧縮合力 
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C
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Cvt

Cvt

j
c

ltc 4
3
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C

C

ltc 4
3

Cvt

Cvt

Cc

Cc

j
c

きさによって，トラス機構に有効な横筋の引張力の合計が異なる。これらをt によって整

理すると次式のように表される。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  
cot

sin
sh sh w tcp t l

C A
 


                    (2.12) 

       2

1 1

1 1 1 log 2 2 1 3 2

3 4 3 2

t

t t t t

t

A



   


             
   

      (2.13) 

ここに， psh は壁横筋比， twは壁厚である。A は， t に応じた σsh の低減係数に相当し，

A･σsh はトラス機構に有効な横筋の平均応力度と云える。 

これよりトラス機構のせん断力Qt は次式となる。 

  Qt Csin   sh psh tw ltc cot  A              (2.14) 

 圧縮合力 C による壁脚壁頂での応力度分布は，前節で述べたように  3 4 tcl の範囲に作用

する三角形分布に設定しているので，C の鉛直成分Cvt  C cos の応力中心間距離 jc は次

式で表される。 

  
 

 
1 2 1

1 3 2 1C

w t

t w t

l
j

l



 

          
               (2.15) 

 一方，図 2.8 に示す縦筋の引張合力 S t はt によらず次式で表される。 

  S t  sh pshtw h cot                   (2.16) 
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α  ≧1の場合t

tS

js

tS

lw'

xos 

α  ＜1の場合t

js
tS

tS

lw'

xos 

図 2.8 縦筋の引張合力 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

また，縦筋の合力 S t の応力中心間距離 j sは，脚部モーメントの釣り合いにより定める。

すなわち， 

  Qt h  Cvt jc  St j s                    (2.17) 

より js は次式となる。 

  
 

1
1 1

2

1 2 1
S

w t
t

t w t

Al
j

l




 

 
        

     

                (2.18) 

 

2.4.3 曲げ戻しモーメントによる応力 

 曲げ戻しモーメント Mt は，前項の合力 C， S t の作用点と同じ位置に，逆向きに作用す

る偶力に置換して扱う。すなわち，Mt による圧縮合力をCvM ，引張合力を S M とすると， 

  Mt  CvM jc  SM js                    (2.19) 

CvM と S M の比率は式(2.17)に同じにすると， 

  

'
C Mvt tC MvM tQ ht lt w

S Mt tS MM tQ h l At tc




 




    


                   (2.20) 

となる。以上より，曲げ戻しモーメントを考慮したコンクリートの圧縮合力Cv と縦筋の引

張合力 S は次式で表される。 

  
Cv Cvt Cv M

S  St  SM





                    (2.21) 
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2.4.4 壁脚縦筋の応力度分布 

 コンクリートの圧縮合力Cv による応力度は，前述のように三角形分布としているので，

図 2.9 に示す c svおよび c sv のようになり，縦筋に換算した最大応力度は次式で表される。 

  ,max
8

3
v

c sv
sv w tc

C

p t l
                      (2.22) 

 縦筋の引張合力 Sによる応力度分布は，t  1の場合には壁中心線上で sh となる領域

（図 2.7，ハッチ部）があることにより，壁長さの中央位置で不連続となるが，本論文では

次章で述べる連層壁板の算定法に拡張するために簡単化し，圧縮合力の場合と同様に三角

形分布の応力度に設定する。すなわち， Sの作用点は壁縁から 

    2os w sx l j                       (2.23) 

の位置にあるので，引張合力 Sによる応力度 s svは，同図に示すように 3xos の範囲に作用

する直線分布とする。最大応力度は次式で表される。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  ,max
2

3s sv
os w sv

S

x t p
 

                     (2.24) 

 一方，右上領域に関する応力度 s sv についても，上記の左下領域に逆対称であるので， 

  s sv s sv                          (2.25) 

である（図 2.9 参照）。 

 また，軸力 N による縦筋の応力度N は， 

図 2.9 壁脚縦筋の応力度 
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  N sv w wN p t l                        (2.26) 

である。以上より，壁脚縦筋の応力度 B sv は次式となる。 

  B sv c sv c sv s sv s sv N                       (2.27) 

 

2.4.5 壁脚縦筋の最大引張応力度 

 Bσsv が最大引張応力度をとる位置は，t  1の場合は壁脚の曲げ引張域となる端部（図

2.9，左端）になるが，t  1の場合にはt によって変化するので， B sv,max は次式のよう

に表される。 

  

,max ,max

,max

,max
,max

,max

1

10 4 4
1

3 5

15 8 2 4

3 3 5

2

3

s sv c sv N t

t
c sv N t

t

B sv t
c sv N t

t

c sv N t

   


  


 

  


  

     
   

    
     

    
 

       

        (2.28) 

 ところで，曲げ戻しモーメント M のうち Mt をトラス機構に使用するが，B sv,max  syと

なるモーメントを *
tM とすると（表計算ソフトの探索機能で容易に求められる）， M  Mt

*
の

場合には Mt  M t
*とする。一方，M  Mt

*
の場合には Mt  M とするが，縦筋の強度が不足し

ていることになるので，横筋の応力度 sh を B sv,max  syとなるまで低下させる。したがっ

て，このような縦筋不足の場合にはせん断強度時に横筋は降伏しないことになる。 

 

 

2.5 アーチ機構 

 アーチ機構に使用する曲げ戻しモーメント Ma も，縦筋の応力度に換算して鉛直方向拘束

力とする。すなわち， M aによる応力度は， 

  
1

2
a w

M
sv

M l
x

p I


 
   

 
                  (2.29) 

  ここに，I：壁板の断面二次モーメント，x：壁縁からの距離 

であるから，縦筋に換算した拘束応力度 sva は， 

   sva   syB  sv  M                    (2.30) 

となる。したがって，図 2.10 に示すように微少区間 x における鉛直拘束力Vai は， 

  Vai  sva psv twx                     (2.31) 

となるので，これに釣り合う水平力 Q aiは次式となり， 
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  Q ai  Vai  tanai                     (2.32) 

   tan 0.05ai i wl l h                       (2.33) 

アーチ機構による水平力Qa は次式で表される。 

  a aiQ Q                         (2.34) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

ここで，圧縮力 Cai の壁脚側作用点を圧縮縁から
'0.05 wl にとっているのは，文献 28）になら

った次式の曲げ強度算定式に合わせるためである。 

0.5 0.5u sv w w syM p t l l Nl M                  (2.35) 

    ここに， l  0.9 l w  

 

 

2.6 せん断破壊判定法 

 せん断破壊は，コンクリートのひび割れ方向（φ 方向）の圧縮応力度 σc に関して式(2.36)

が成立した時点で起こるものとする。 

  ( )c t a B                          (2.36) 

ここに，B はコンクリートの有効強度 26）であり， t と aはそれぞれトラス機構とアー

チ機構による応力度である。圧縮応力度の評価は，図 2.11 に示すようにせん断破壊判定領

域 lscを設定して，その領域の平均的な値で行うこととする。すなわち，トラス機構の応力

度 t は，同図に示すように圧縮合力 C のうち lscの領域に作用する Cから， 

  cost w scC t l                       (2.37) 

のように定める。 

図 2.10 アーチ機構 
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C

lsc 

lw'

ltc 

C

図 2.11 せん断破壊判定領域 

は， 

  lsc  l w  ltcの場合        0  

  4w tc scl l l   の場合        1 

  4w tc sc w tcl l l l l     の場合    2             (2.38) 

           4 3l l l lsc w tc tc     

となる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

一方，図 2.10 に示したアーチ機構の鉛直拘束力Vai に釣り合う圧縮力 Caiは， 

  cosai ai aiC V                        (2.39) 

であるので，φ方向の圧縮合力Caは 

  Ca  Cai cos  ai                     (2.40) 

となる。したがって，アーチ機構の応力度 aは， 

  cosa a w scC t l                      (2.41) 

ただし，式(2.40)の左端からの総和は，式(2.36)が成立する時点までであり，水平力Qa を示

す式(2.34)についても同様である。壁全長にわたっての総和（図 2.10，積算長さ xa=lw’時）

に対して ( )c t a B      であれば，曲げ破壊することになり式(2.1)のQ p は曲げ強度に

なる。 

 

 

2.7 壁板強度時の各部の応力状態 

 通常の壁板強度の算定では，曲げ強度とせん断強度を別途に計算し，小さいほうで耐力

が決定されるものとするが，本算定法はこれと異なり，コンクリート，横筋および縦筋の

応力の釣り合いから，壁板でとり得る強度（曲げ強度あるいはせん断強度）を求めるもの

である。φ方向の壁脚コンクリートが c B  となり，せん断強度が算定される場合には，
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せん断強度時の横筋の最大引張応力度 sh が得られるので，横筋を降伏するまで活用するこ

とや損傷を軽減するために横筋の応力度を抑えること等を検討できる。 

縦筋はトラス機構では式(2.27)の B sv ，アーチ機構では式(2.30)の sva で考慮されており，

アーチ機構の強度算定時に ΔQaiを積算した範囲（図 2.10 の xa）の縦筋はせん断強度時に降

伏強度に達していることになる。 

 他方，前節で述べたようにアーチ機構の積算長さ xa が lw’となり, c B  となって曲げ

強度が算定された際には，壁板のアスペクト比が大きい場合や軸力が大きい場合などは断

面解析等により曲げ圧縮破壊について別途検討する必要がある。本算定法でせん断破壊の

判定に用いたφ方向の圧縮応力度 c を鉛直方向に換算すると，曲げ圧縮域における壁脚コ

ンクリートの圧縮応力度 σV は次式で表される。 

  
2cossc

V c
n

l

x


                       (2.42) 

ここで，xn は圧縮縁からの中立軸位置であり，本算定法ではアーチ機構の圧縮束の作用点

を圧縮縁から 0.05lw’としているので，三角形のひずみ分布を想定して xn≒0.15 lw’と仮定す

れば，式(2.42)より σV の概算値が得られる。例えば σV と ACI318 規準 29)の応力ブロックの

平均圧縮応力度 0.85σB を比較することで，曲げ圧縮域の応力状態の予備検討が行える。 
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2.8 単層壁板の実験による強度算定法の検証 

2.8.1 実験概要 

(1) 試験体 

 図 2.12 に示すような単層の RC 壁板の上部に，本システムにおける鉛直接合部のせん断

力を模した拘束力（鉛直拘束力V j ）を作用させて，水平力 Q を加える水平加力実験を実施

した。実験は時期を 3 回に分けて行っており，これをパラメータで整理すると表 2.1 に示す

ように，(a)～(e)シリーズの計 17 体の試験体で構成されている。試験体の上部には剛な梁を

設けてV j および Q を作用させた。壁板長さ '
wl は 1200mm，壁厚 twは 50mm で共通とし，壁

高（加力高さ）h を 1050，1350，1750mm の 3 段階に変えてアスペクト比t を設定した。

(a)，(b)シリーズでは，拘束力 Vjのみを変化させており，(b)シリーズは(a)シリーズに比べて

横筋および縦筋の補強筋量が多い。(c)，(d)シリーズでは，横筋間隔（横筋比）のみを変化

させており，(c)シリーズでは Vj=120kN とし,(d)シリーズでは Vj=0kN とした。(a)～(d)シリー

ズはアスペクト比がt =0.88の横長壁であり，(e)シリーズはt =1.13，1.46の縦長壁である。

表 2.2 に，試験体に用いたコンクリートと鉄筋の力学的性質を示す。 

 

図 2.12 試験体 
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1200（(e)シリーズのみ 1320) 

(a)～(d)シリーズ 
h=1050 

(e)シリーズ 
No.31～No.34：h=1350 
No.35，No.36：h=1750 
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降伏点※ 引張強度

σy σt

(N/mm2) (N/mm2) (%)

No.1～No.6 355 525 24.0
No.11～No.16 388 548 23.4
No.31～No.35 400 549 27.5

※：0.2％耐力

伸び
壁縦横筋

(D6)

シリーズ 試験体

圧縮強度
σB

(N/mm2)

ヤング係数

Ec(×104

N/mm2)

割裂強度
σt

(N/mm2)
No.11 41.3 2.63 3.39
No.12 38.3 2.56 3.01
No.2 39.7 2.46 3.27
No.3 41.0 2.39 3.26
No.13 37.0 2.48 2.74
No.5 43.6 2.44 3.15
No.6 44.4 2.59 3.57
No.14 40.5 2.61 3.36

(No.12) 38.3 2.56 3.01
No.15 39.9 2.60 3.17
No.16 38.2 2.52 3.26
No.4 41.8 2.49 2.96
(No.6) 44.4 2.59 3.57
No.31 43.8 2.97 3.91
No.32 42.3 2.96 4.01
No.33 44.2 2.82 3.86
No.34 42.2 2.92 3.81
No.35 42.5 2.95 3.72
No.36 41.9 2.88 3.83

(e)シリーズ
縦長壁

(a)シリーズ
Vjのみ変化

(b)シリーズ
Vjのみ変化

(c)シリーズ
横筋間隔
のみ変化

(d)シリーズ
横筋間隔
のみ変化

l w '
(mm)

h w

(mm)
h

(mm)
V ｊ

(kN)
N

(kN)

No.11 180 180 120 85
No.12 120 120 120 85
No.2 59 59 120 85
No.3 29 29 120 85
No.13 180 180 85 50
No.5 119 119 85 50
No.6 0 0 85 50
No.14 120 120 150 85
(No.12) 120 120 120 85
No.15 120 120 85 85
No.16 0 0 150 50
No.4 0 0 120 50
(No.6) 0 0 85 50
No.31 150 85 180 50
No.32 150 85 85 50
No.33 100 85 180 50
No.34 100 85 85 50
No.35 150 85 180 50
No.36 100 85 180 50

壁高
加力
高さ

拘束力 軸力 横筋
(D6)
間隔

(mm)

縦筋
(D6)
間隔

(mm)

(e)シリーズ
縦長壁

シリーズ

1200

900

(a)シリーズ
Vjのみ変化

(b)シリーズ
Vjのみ変化

(c)シリーズ
横筋間隔
のみ変化

(d)シリーズ
横筋間隔
のみ変化

試験体

壁長さ

1050

1200

1600

1350

1750

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表 2.2 コンクリートおよび鉄筋の力学的性質 

表 2.1 試験体一覧 

(1) コンクリート (2) 鉄筋 
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(2) 加力方法 

 加力装置を図 2.13 に示す。加力方法は，表 2.1 に示す鉛直拘束力V j と軸力 N となるよう

に壁上部に設置した 2 台の垂直方向のアクチュエータを制御し，水平方向のアクチュエー

タにより水平力を加える方法である。水平力は変位漸増の正負繰り返し加力とし，各サイ

クルの部材角 R を 1000 分の 1，2，4，6，10，15rad とした。なお，鉛直拘束力は各サイク

ルで壁頂部の変形が 1000 分の 1rad に達したときに設定したV j となり，その後は一定の値

となるように制御した。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

2.8.2 破壊状況 

壁板の破壊状況として，Vjを変化させた(b)シリーズの最終ひび割れ図を図 2.14 に例示す

る。壁脚部近傍には両端から伸展した水平なひび割れが，壁板全体には斜めひび割れが多

数発生し，せん断破壊した試験体では荷重が急激に低下して破壊した。図 2.15 に示す荷重-

変形角包絡線に見られるように，Vjが大きくなると，破壊形式が曲げ破壊型からせん断破壊

型に明らかに変化している。また，横筋比 psh が小さい試験体（(c)シリーズ）や，Vjおよび
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縦筋比 psv が比較的大きな縦長壁（(e)シリーズ）においてもせん断破壊型となり，壁板に曲

げ補強筋がない場合であってもせん断破壊に至ることが確認された。破壊形式がせん断破

壊型となった 11体の最大荷重時の変形角R（正負加力の平均値）は 3.5～7.4/1000radであり，

一般の I 形断面耐震壁の R よりやや大きい試験体が見られた。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 2.15 荷重-変形角包絡線例（(b)シリーズ） 

No.13（せん断破壊） 

No.5（せん断破壊） 

No.6（曲げ破壊） 

No.13（せん断破壊） No.5（せん断破壊） No.6（曲げ破壊） 

図 2.14 ひび割れ状況例（(b)シリーズ） 

Vj＝180kN Vj＝119kN Vj＝0kN 
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2.8.3 強度算定法の適合性 

最大強度の実験値Qmax と，曲げ強度計算値Qb1および本算定法による強度Q pを表 2.3 に

示す。Qb1は式(2.35)の曲げ強度式を用いて， 1b uQ M h として求めた曲げ強度時のせん断

力であり，Q pは試験体の破壊状況（図 2.14 参照）を参考にしてせん断破壊判定領域 lscを

l w 3とし，また，壁長さ l w を 24 分割して本算定法により求めた壁板強度である。 

1t  の(a)～(d)シリーズでは，せん断破壊した試験体のQmax Q p は 1.02～1.19 平均 1.08

であり，曲げ破壊した試験体のQmax Q p は 1.06～1.16 平均 1.12 となっており，どちらの破

壊形式においても本算定法の計算値は実験値を同程度に評価している。(a)および(b)シリー

ズでは，Vjが小さいほど本算定法で得られる強度時の横筋の応力度（横筋応力度比 σsh/σsy）

は小さくなり，破壊形式がせん断破壊から曲げ破壊に移行したことと対応している。また，

(c)および(d)シリーズでは，曲げ破壊型となった横筋比 psh が大きな試験体では σsh/σsy が小

さく算定されている。 

曲げ強度に対する本算定法による強度の比率Q p Qb1を見ると，せん断破壊した試験体で

はいずれも 1 以下となっており，No.15 以外の曲げ破壊した試験体では，Q p Qb1 =1.0 とな

っている。No.15 の 1p bQ Q は 0.98 であり，本算定法によれば壁脚部のφ方向のコンクリー

トの圧縮応力度が有効強度に達し，せん断破壊と判定されるが，横筋は降伏しない

（ sh  sy  0.77）状態であり，実験では曲げ破壊に至ったことを示している。 

 

表 2.3 最大強度の実験値と計算値の比較 

加力高 壁厚 横筋比 縦筋比
曲げ戻し
モーメント

軸力 実験値 曲げ強度 壁板強度
横筋応力

度比

h t w p sh p sv M N Q max Q b1 Q p Q max Q max Q p σ sh

(mm) (mm) (%) (%) (kNm) (kN) (kN) (kN) (kN) Q b1 Q p Q b1 σ sy

No.11 1050 56 0.50 0.66 108 180 272 284 255 0.96 1.07 0.90 せん断 1.00
No.12 1050 57 0.50 0.65 72 120 220 219 216 1.01 1.02 0.99 せん断 1.00
No.2 1050 49 0.58 0.75 35 59 162 145 146 1.12 1.11 1.00 曲げ 0.69
No.3 1050 47 0.60 0.79 17 29 132 113 113 1.17 1.16 1.00 曲げ 0.48

No.13 1050 53 0.73 1.15 108 180 312 341 263 0.92 1.19 0.77 せん断 1.00
No.5 1050 50 0.77 1.22 71 119 257 263 236 0.98 1.09 0.90 せん断 0.95
No.6 1050 47 0.82 1.29 0 0 153 133 134 1.15 1.14 1.00 曲げ 0.32

No.14 1050 52 0.40 0.71 72 120 218 219 210 1.00 1.04 0.96 せん断 1.00
(No.12) 1050 57 0.50 0.65 72 120 220 219 216 1.01 1.02 0.99 せん断 1.00
No.15 1050 54 0.72 0.69 72 120 227 219 214 1.04 1.06 0.98 曲げ 0.77
No.16 1050 50 0.43 1.22 0 0 155 146 145 1.07 1.07 1.00 曲げ 0.60
No.4 1050 48 0.59 1.27 0 0 153 133 134 1.15 1.14 1.00 曲げ 0.45

(No.6) 1050 47 0.82 1.29 0 0 153 133 134 1.15 1.14 1.00 曲げ 0.32
No.31 1350 48 0.39 1.27 198 85.2 227 297 202 0.76 1.12 0.68 せん断 1.00
No.32 1350 45 0.81 1.34 198 85.2 257 297 219 0.86 1.17 0.74 せん断 1.00
No.33 1350 51 0.36 1.19 132 85.2 220 249 206 0.89 1.07 0.83 せん断 1.00
No.34 1350 46 0.81 1.33 132 85.2 230 249 208 0.93 1.10 0.84 せん断 1.00
No.35 1750 47 0.38 1.29 198 85.2 179 229 173 0.78 1.03 0.75 せん断 1.00
No.36 1750 48 0.37 1.26 132 85.2 186 192 165 0.97 1.12 0.86 せん断 1.00

(e)シリーズ
縦長壁

(a)シリーズ
V j 変化

(b)シリーズ
V j 変化

(c)シリーズ
横筋間隔

変化

(d)シリーズ
横筋間隔

変化

実験の
破壊
形式

比較

シリーズ 試験体名
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図 2.16 算定値の適合性 

 一方，いずれもせん断破壊となった 1t  の縦長壁の(e)シリーズでは，Qmax Qp は 1.03～

1.17 平均 1.10 となっている。(e)シリーズと(a)～(d)シリーズのQmax Qp が同程度の値である

ことから，アスペクト比が異なる場合でも本算定法は良く対応することが分かる。 

 最大強度実験値Qmax と本算定法による強度Q p を比較して図 2.16 に示す。Q p はQmax によ

く適合しており，本算定法によって曲げ補強筋のない単層壁板の強度（曲げ強度あるいは

せん断強度）を精度よく算定できることが確認された。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

2.8.4 曲げ補強筋のない単層壁板の強度特性 

本算定法により，曲げ補強筋のない単層壁板の強度（曲げ強度あるいはせん断強度）を

精度よく算定できることが明らかになったので，試験体のパラメータの範囲を拡大して壁

板強度を計算し，曲げ補強筋のない壁板の強度について検討する。(e)シリーズの No.31，

No.32，No.35 の諸元を基に，加力高さ h を変えてアスペクト比 αt(=h/lw’)が 0.4～3.6 の範囲，

横筋比 pshが 0.004～0.012 の範囲について壁板強度を計算した。 

図 2.17 は，壁板強度時のせん断応力度比 τ/σB（σB：コンクリート圧縮強度）と αt の関係

である。τ/σB は，横筋比が大きいほど大きな値を示しているが，αt が 0.6 程度以上では αt

に依存して小さくなり，徐々に曲げ強度に一致するようになっている。また，αt が大きい

ほど横筋比の影響は小さくなっている。 



 28

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 2.18 は，壁板強度に対するトラス機構による強度の比率 Qt/Qpと αt の関係を示したも

のである。横筋比が大きいほど Qt/Qp は大きくなっており，0.4≦αt≦1 では αt が大きいほ

どトラス機構の割合が高くなっている。しかし，αt が 1 より大きくなると，トラス機構に

有効な横筋応力度が低下する（式(2.13)の A が小さくなる）ので図示のように Qt/Qp が減少 
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図 2.17 壁板強度時のせん断応力度比とアスペクト比の関係 

図 2.18 壁板強度に占めるトラス機構による強度比とアスペクト比の関係 
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する αt の範囲があり，Qt/Qp は αt=1 で極大値を示す。αt が 1.2 程度より大きくなると，ト

ラス機構の割合は増加するが，その後，横筋比にかかわらず同じ値を示すようになる。こ

のようにトラス機構の割合が頭打ちとなるのは，図 2.19 に示すように αt が大きくなると横

筋が降伏しない（横筋の応力度比 σsh/σsy＜1，σsy：横筋の降伏強度)ためである。なお，σsh/σsy=

１にし，Qt/Qp を大きくするためには，縦筋比を大きくする必要がある。 

 以上のように，壁板に曲げ補強筋がない場合であっても横筋はトラス機構に有効に機能

し，本算定法による壁板強度は，曲げ強度式による強度より小さなせん断強度として評価

されることが分かる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

2.9 まとめ 

本章では，柱主筋などの曲げ補強筋のない鉄筋コンクリート単層壁板の強度算定法を提

案した。本算定法は，トラス機構とアーチ機構に基づいている。トラス機構では壁横筋の

応力度が両端部で 0 となり，中央部で最大応力度を示すという曲げ補強筋がない場合の壁

横筋の応力度分布が考慮されており，その応力度変化が壁縦筋の引張力とコンクリートの

斜め圧縮力に釣り合う新たな応力抵抗機構を構成している。アーチ機構では，水平力に釣

り合う斜め圧縮力の壁脚側作用点を壁側面から 0.05lw’(lw’：壁長さ)の位置にとり，鉛直方向

力は軸力と曲げ戻しモーメントを含めた壁縦筋応力度に釣り合わせている。本算定法は，
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図 2.19 壁板強度時の横筋応力度比とアスペクト比の関係 
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破壊形式の判別を設定したせん断破壊判定領域におけるφ方向（φ：トラス機構の圧縮束

の角度）のコンクリートの圧縮応力度により行っており，曲げ破壊からせん断破壊までの

統一された強度算定法となっている。 

本算定法の適合性を検証するために，鉄筋コンクリート単層壁板に拘束力を作用させた

水平加力実験を行った。本算定法による強度に対する実験強度の比率Qmax Q p を検証した

結果，せん断破壊した 11 体のQmax Q p は 1.02～1.19 平均 1.09，曲げ破壊した 6 体の値は

1.06～1.16 平均 1.12 となり，本算定法は両破壊形式とも同等の精度で強度を算定できるこ

とが明らかになった。 
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第 ３ 章 

 

曲げ補強筋のない連層壁板の強度算定法 

 

 

3.1 はじめに 

第 2 章では，柱主筋などの曲げ補強筋がない単層壁板の強度算定法を提案した。これは，

壁頂部に水平力を受ける場合のように壁板に作用するせん断力が高さ方向に一定の場合の

強度算定法である。これに対し，複数の層から水平力を受ける連層壁板の場合には，せん

断力が下層ほど大きくなる分布形状を示すため，トラス機構が単層壁板のように壁高さの

全体に形成されると仮定すると，強度を過大に評価する場合があると考えられる。また，

アーチ機構では，靭性指針 26)で示されているように，各層の水平力の作用点から壁脚まで

の連層アーチ機構を考慮する必要があると考えられる。そこで，本章では，第 2 章で述べ

た単層壁板の算定法を基本とし，複数層から水平力を受ける連層壁板の算定法に拡張する。

さらに，2 層から水平力を加える連層壁板の実験を行ってその算定法の適合性を検証する。 

 

 

3.2 せん断抵抗機構 

図 3.1 に示すように i 層（i=1～n）に水平力 biP ，曲げ戻しモーメント Mi および軸力 Niの

作用する n 層の連層壁板を考える。 hiは i 層の壁高， i tw， i psh ， i psvはそれぞれ i 層での 
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Nn
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Mn

Mi

M1

ntw, npsh, npsv
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lw'

h1

hi
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図 3.1 連層壁板 
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図 3.2 トラス機構 

壁厚，壁横筋比および壁縦筋比である。せん断抵抗機構は単層壁の場合と同様に，壁横筋に

よるトラス機構と，軸力および壁縦筋によるアーチ機構に分けて考える。曲げ戻しモーメン

トは両機構で使用し，それぞれの機構で釣り合う i 層の水平力の和を強度時の水平力 biP と

する。すなわち， 

  biP  btiPt  baiPa                        (3.1) 

ここに，bi, bti , bai はそれぞれ強度時，トラス機構およびアーチ機構における水平力の高さ

方向分布係数である。 

 

 

3.3 トラス機構 

 トラス機構は，図 3.2 に示すように i 層目の水平力 btiPt （i=1～n）に対して，i 層目の壁

高 hi毎の壁板にトラス機構が成立するものと考える。この壁板を以後「i 層目加力の壁板」

と称する。同図の Mti は，曲げ戻しモーメント Mi のうちトラス機構に使用するモーメント

であり，その割合を rtiとおいて次式のように表す。 

  Mti  rtiM i                            (3.2) 

 i 層目加力の壁板は単層壁板に同じであるが，層毎に壁厚と壁筋比を規定しているので，

水平力 btiPt と横筋応力度との関係は，i 層目に加力した時の j 層の横筋応力度を j shi （j=1

～i）とおいて次式のように表される。 
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i 層加力の壁板のアスペクト比： cotti i wh l 

i 層加力の壁板のコンクリート圧縮応力作用域長さ：tcil
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  cotti t shi tci ib P a l A                         (3.3) 

  1 1 1shi i shi i sh i w j shi j sh j w shi sh wa p t p t p t                  (3.4) 

 ここに， 

ltci：i 層目加力の壁板の圧縮応力作用域の長さ 

Ai：i 層目加力の壁板のアスペクト比 ti による係数 

       2

1 1

1 1 1 log 2 2 1 3 2

3 4 3 2

ti

i ti ti ti ti

ti

A



   


             
   

         (3.5) 

また，コンクリートの圧縮合力Ciは次式のように表され， 

   cot sini shi tci iC a l A                        (3.6) 

壁脚のせん断破壊判定領域 lsc におけるコンクリートのφ方向圧縮応力度は次式となる。 

  1( cos )ti i i w scC t l                          (3.7) 

ここに，  iは，第 2 章で述べたように，判定領域 lsc に作用するCiの割合である。 

  sc w tcil l l  の場合      0i   

  4w tci scl l l   の場合     1i   

  4w tci sc w tcil l l l l     の場合   2i                 (3.8) 

           4 3l l l lsc w tci tci     

 

 以上により，全層に作用する水平力 btiPt （i=1～n）による壁横筋の i 層の応力度 i sh は

次式で表され， 

 
n n

a p ti sh i shj shj i sh i w
j i j i

    
 

                (3.9) 

1 層壁脚コンクリートのφ方向圧縮応力度1 t は次式となる。 

  1 t   ti
i1

n
                             (3.10) 

 また，i 層目加力の壁板のコンクリートの圧縮合力と縦筋の引張合力による縦筋応力度を

c svi ， c svi ， s svi ， s svi とおくと，全水平力 btiPt （i=1～n）に対する 1 層壁脚縦筋の応

力度 B sv は次式で表される。 

   
1

n
B sv c svi c svi s svi s svi N

i
     


                    (3.11) 

ここに，  1 1N p t lN i sv w w    
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連層壁板のトラス機構による i 層のせん断力は，式(3.3)の水平力の i～n 層の和であるので

次式となる。 

n
i t tj t

j i
Q b P


                            (3.12) 

ti tb P を算定する際の横筋の最大応力度 σshi は，前章でも述べたように降伏強度以下で出来る

限り大きくなるように定める。このとき，式(3.11)の壁脚縦筋の応力度 Bσsv も降伏強度以下

とする必要がある。Bσsv が大きい場合は，曲げ戻しモーメントの割合 rtiを上げることによ

って調整する。従来のトラス機構では，柱などの曲げ補強筋による引張合力が大きいので

横筋は降伏するものとし，縦筋はせん断強度の算定に考慮されていないが，本算定法では

縦筋不足の場合には横筋は降伏せず，トラス機構分のせん断強度は低くなる。 

 

 

3.4 アーチ機構 

 アーチ機構に使用できる曲げ戻しモーメント Ma は次式であり， 

  Ma  1 rti M i                          (3.13) 

Ma を縦筋の応力度に換算して鉛直拘束力とする。鉛直方向の拘束応力度 sva は，単層壁板

の場合と同様に次式で表される。 

   sva   syB  sv  M                        (3.14) 

  
1

1

2
a w

M
sv

M l
x

p I


 
   

 
                      (3.15) 

  ここに，I；壁板の断面二次モーメント，x；壁縁からの距離 

 連層壁板では，拘束応力度 sva の鉛直拘束力は，各層に配分して用いる必要があるので，

i 層の分配率を rai とおくと図 3.3 に示すように微少区間 x における各層の鉛直拘束力 iVaj（j

は壁長を分割した微少区間の番号）は， 

  1 1i aj ai sva sv wV r p t x                         (3.16) 

となる。分配率 raiはアーチ機構の水平力分布係数 baiに対応させると次式となる。 

  
1

n
ai i ai i ai

i
r h b h b



 
  
 

                        (3.17) 

iVaj に釣り合う水平力  iQaj は， 

   tani aj i aj i ajQ V                           (3.18) 
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図 3.3 アーチ機構 

     tan 0.05l l hi aj j w i                        (3.19) 

であるので，i 層の水平力 bai Pa は次式となる。 

  
j

ai a i ajb P Q                            (3.20) 

よって，連層壁板のアーチ機構による i 層のせん断力は次式となる。 

n
i a ak a

k i
Q b P


                           (3.21) 

また， i ajV による圧縮力は  cosi aj i aj i ajC V   であるので，i 層全体のφ方向圧縮合力 iC は

次式となる。 

   cos
j

i i aj i ajC C                          (3.22) 

したがって，1 層目壁板の圧縮応力度 1 a （せん断破壊判定領域における平均応力度）は次

式となる。 

   1 1 cosa i w scC t l                        (3.23) 

 式(3.20)の i ajQ の積算は，トラス機構による式(3.10)とアーチ機構による式(3.23)の圧縮応

力度の和（ 1 1c t a    ）が有効強度 νσB に達するまで行い（以下，「 c の調整」と記す），

その時のトラス機構とアーチ機構のせん断力（式(3.12)，式(3.21)）の和をせん断強度とする。 
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3.5 計算手順 

連層壁板の上層部など壁板のせん断ひび割れが少ない層に，トラス機構を設定すること

は不合理である。そこで，本算定法では，計算時に壁板の平均せん断応力度 i を求め， i

が壁板の全域にせん断ひび割れの発生するせん断応力度 s 以上となる層にのみトラス機構

を形成させるものとする。 

 本算定法におけるせん断強度の計算手順を以下に示す。ここでは，i 層の水平力の高さ方

向分布係数 bi をトラス機構の bti とアーチ機構の bai に分ける際に，1 層目で基準化（b1=1）

し，bi=bti+bai とする。 

 

【計算手順】 

 

 (1)アーチ機構のみを考慮し（ Pt ， bti， rtiを全て 0），式(3.20)右辺の i ajQ を壁全長にわ

たって積算する（曲げ強度が算定される）。 

 (2)「 c の調整」を行い， i s  となる層の全てにトラス機構を形成（ bti=1.0）する。 

 (3)横筋が降伏する状態を想定し，トラス機構による最大の水平力（ max i sh   syとなる

Pt ）を求める。 

 (4)縦筋の応力度が降伏点以下（ max B sv   sy ）となり，水平力の分布係数が設定値 biに

なるように，トラス機構の負担水平力 Pt を下げ，曲げ戻しモーメントの負担割合 rtiを

調整する。（上層の分布係数が設定値 biより大きくなる場合は，高さ方向分布係数 btiを

減少させて前記を行う。） 

 (5)壁脚コンクリートが有効強度（ c B  ）となるように，「 c の調整」を行う。 

 (6)新たに i s  となる層が現れたら，その層の btiに適切な数値を代入にして(3)以下を繰

り返す。 

 

 上記のように，計算過程では水平力の高さ方向分布係数 bti，bai や曲げ戻しモーメントの

両機構の配分 rti は異なる値を用いることができるが，全ての条件を満足すれば得られる結

果の差異は小さい。 
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3.6 二層壁板の実験による強度算定法の検証 

3.6.1 実験概要 

(1) 試験体 

 試験体は図 3.4 に示すように二層壁板であり，壁板側面に剥離剤を塗布した厚さ 16mm の

鋼板(SS400)を配置して接合筋を溶接接合し，曲げ戻しモーメント Mi （=鉛直接合部拘束力

'
j wV l ）を表現している。試験体数は表 3.1 に示す接合筋拘束力 Vj，横筋比，縦筋比および

水平力の分布係数 biをパラメータとした 17 体である。ここで，Vjは鉛直接合部のせん断強

度 Qvに関する次式 3)を参考とし， 

 Qv=0.10Fc･Asc+σyΣav                       (3.24) 

ここに， 

Fc ：コンクリートの設計基準強度 

Asc：鉛直接合部のコッターの断面積 

σy ：接合筋の降伏強度 

av ：接合筋断面積 

試験体にはコッターがないため，第 2 項のみの Vj＝接合筋断面積×降伏強度により算定し

た。コンクリートは早強ポルトランドセメントを用いた豆砂利普通コンクリートであり，

材料試験結果を使用鉄筋と共に表 3.2 に示す。 

(2) 加力方法 

 加力装置を図 3.5 に示す。軸力 N は中層建物（8 階程度）の下層階の長期軸力を想定して，

No.11～No.21 では 64kN，No.22～No.27 では 61kN とし，試験体上部のアクチュエータによ

り作用させた。水平力は，上下 2 層に設置したアクチュエータの荷重が表 3.1 に示す比率（1

層目 b1：2 層目 b2）になるように制御して加えた。水平力が壁板に均等に作用するように，

加力用治具は壁板両面から圧着している。加力は変位漸増の繰り返し加力とし，各サイク

ルの部材角 R2 (2 層位置)を 1000 分の 1,2,4,6,10,15,20rad とした。計測は，図 3.5 に示した各

アクチュエータに作用する荷重と，壁板の 1，2 層目の頂部の変位を計測した。また，壁縦

横筋のひずみ度を計測した。 
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3.6.2 連層壁板の強度算定法の適合性 

 図 3.6 に，各試験体の最大強度（正・負加力の平均値）時における 1 層目および 2 層目の

平均せん断応力度 i u （= '/i i w wQ t l ）とコンクリートの圧縮強度 σB との関係を示す。図中の

黒塗り印は壁板の全域にせん断ひび割れが多数発生したことを，白抜き印はせん断ひび割

れが壁板の全域には発生していないことを示す。同図に RC 規準 1)の短期許容せん断応力度

fs を併記すると，曲げ補強筋のない本試験体においても fs 相当のせん断応力度ではせん断ひ

び割れがほとんど発生していないことが分かる。RC 規準を参考に終局強度相当のせん断応

力度の目安として fs を 1.5 倍にしたせん断応力度では，せん断ひび割れが多数発生した黒塗

り印の実験値のほぼ下限を示している。そこで本算定法では，1.5fs 相当のせん断力を超え

る層には，せん断ひび割れが十分に発生しているとみなし，トラス機構が形成されるもの

とした。 

表 3.1 試験体一覧 表 3.2 材料の力学的性質 

横筋間隔 縦筋間隔 接合筋本数 分布係数

(mm) (mm) (1,2層共通)

No.11 50 50 8-D6 1：1
No.12 75 50 4-D6 1：1

No.13 105 50 2-D6 1：1

No.14 105 50 8-D6 1：1
No.15 75 90 4-D6 1：1
No.16 105 90 2-D6 1：1

No.17 50 72 8-D6 1：1

No.18 75 72 8-D6 1：1

No.19 125 72 8-D6 1：1
No.20 75 72 4-D6 1：1
No.21 125 72 4-D6 1：1

No.22 105 51 8-D6 1：2

No.23 78 51 8-D6 1：2

No.24 48 51 8-D6 1：2

No.25 107 51 4-D6 1：2

No.26 83 51 4-D6 1：2

No.27 83 51 2-D6 1：2

試験体名
b1: b2

 コンクリート 圧縮強度 引張強度 ヤング係数*

試験体名 (N/mm2) (N/mm2) (N/mm2)

No.11 42.6 4.02 26100
No.12 40.4 4.59 26800
No.13 45.3 3.75 26900
No.14 42.8 3.50 24200
No.15 43.2 4.64 24400
No.16 46.1 4.52 28600
No.17 30.0 2.34 29100
No.18 31.8 2.21 24200
No.19 32.0 2.22 27400
No.20 30.7 2.48 25300
No.21 33.7 2.37 25800
No.22 29.0 2.11 27300
No.23 28.1 2.10 26600
No.24 28.8 2.04 25900
No.25 30.4 2.19 27700
No.26 29.2 2.07 25100
No.27 28.7 2.11 27500

降伏強度** 引張強度

(N/mm2) (N/mm2)
304 428
326 437
410 538

* : 1/3割線弾性係数 ** : 0.2%耐力

No.17～No.21
No.22～No.27

壁縦横筋

Ｄ６　 31.7mm2

No.11～No.16
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 各試験体の最大強度実験値Qmax（1 層目せん断力）と各種計算値Qb1 ， 1F bQ ， 1pQ を表 3.3

に示す。実験値Qmax と部材角 R2 は，それぞれ正加力時と負加力時の平均値である。Qb1 は

式(3.26)により計算した曲げ強度であり， 1F bQ は式(3.26)の Mu を断面解析（応力-ひずみ関

係：コンクリート（梅村の e 関数法，引張応力無視），鉄筋（完全弾塑性型））により求めた

曲げ強度である。Q p1は本算定法による値であり，cot 1  ，せん断破壊判定領域 lscを 3wl

とし，壁長さ '
wl を 24 分割して計算した。なお，同表に実測した平均壁厚も記してある。 

  1b i i i uQ b b h M                          (3.26) 

ここに， 

1 10.5 0.5u sv w w sy i iM p t l l N l M    ， 0.9 wl l ，
i j wM V l   

実験値 maxQ は，縦筋比 Psvが同じ場合には鉛直拘束力V j が大きいほど大きくなっており，

接合筋を壁側面の鉄板に溶接してV j を得る方法は，計画通り機能していると判断できる。

断面解析による曲げ強度 1F bQ は，いずれも縦筋が降伏して最大曲げモーメントとなり，最

外縁の圧縮ひずみは 2700～3700×10－6程度となる状態であった。よって，曲げ強度式による

Qb1に対する 1F bQ の比率は 0.89～1.02（平均 0.96）となり，双方の曲げ強度計算値は近い値

となっている。 

 

(1) 曲げ破壊した試験体の最大強度 

 表 3.3 に示すように，本算定法で曲げ破壊と判定されたのは No.15 と No.16 である。この

2 体の壁脚コンクリートのφ方向の圧縮応力度は，アーチ機構の強度算定時に壁全長にわた

0

1

2

3

4

5

0 10 20 30 40 50 60

図 3.6 壁板の平均せん断応力度とコンクリート強度の関係 

2( / )i u N mm

2( / )B N mm

0.15 B 0.1 B

1/15 B

0.05 B

sf

1.5 sf

●：1 層目（せん断ひび割れ 多数） 
■：2 層目（せん断ひび割れ 多数） 
□：2 層目（せん断ひび割れ 少数） 

 1.5 / 30 1.5 0.49 /100s B Bf   かつ
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って i ajQ が積算（xa/lw’=1.0）されたが，表 3.3 の σc/νσB に示すように，両試験体とも有効

強度以下となっている。No.15 は 1 層目にのみトラス機構が形成され，No.16 は 1 層目も平

均せん断応力度が 1.5fs以下となり，アーチ機構のみで Qp1が算定された。両試験体の Qp1

は，曲げ強度Qb1 , 1F bQ と同程度の値となり，実験値との比率 Qmax/Qp1はそれぞれ 0.89，1.05

となっている。なお，このように曲げ強度の計算値が実験値と概ね対応することから，計

算に用いた試験体の鉛直接合部拘束力 Vj（=接合筋断面積×降伏強度）は妥当であると考え

られるため，以降のせん断強度算定時の Vjも同様に評価した。 

 

(2) せん断破壊した試験体の変形性能 

 本算定法でせん断破壊と判定された試験体の荷重-変形曲線の例と，ひび割れおよび破壊

状況の例をそれぞれ図 3.7，図 3.8 に示す。せん断破壊の試験体の曲げ強度計算値に対する

実験値の比率を見ると，No.13 以外では max 1bQ Q =0.58～0.86， max 1F bQ Q =0.60～0.93 となっ

ており，実験値 maxQ は曲げ強度計算値より小さくなっている。曲げ強度計算値より maxQ の

大きい No.13（図 3.7(a)）は，鉛直拘束力V j が小さく，曲げ強度とせん断強度の近い試験体

であり，実験では曲げ降伏後にせん断破壊したものと判断される。なお，断面解析結果の

中立軸位置（xn/lw
’
）を用い式(3.25)より鉛直方向のコンクリート圧縮応力度 σV を算出する

と，表 3.3 の σV /(0.85σB)に示すように，各試験体のせん断破壊時の σV は ACI318 規準 29)の

応力ブロックの平均圧縮応力度 0.85σB 以下となっている。 

表 3.3 の maxQ 時の部材角 R2を見ると，No.13 以外でも R2の比較的大きなせん断破壊の試験

体がある。柱付き耐震壁で柱主筋の降伏前に壁板がせん断破壊するときのような破壊状況

とはなっていない。これは，曲げ補強筋のない壁板では，前章で述べたように縦筋が降伏

してせん断破壊に至ることによるものであると考えられる。アーチ機構の強度算定時の

xa/lw’は，No.13 では 0.88，他の試験体では 0.13～0.58 となっており，鉛直拘束力V j の小さ

い試験体ほど xa/lw’が大きくなって強度時の縦筋の降伏範囲が広がるという算定結果を示

している。 

 

(3) せん断破壊した試験体の最大強度 

 水平力分布 b1： b2 が 1：1 の No.11～No.14，No.17～No.21 のシリーズでは，図 3.7(a),(b)

に示すように 2 層目の壁板のひび割れは非常に少ない。水平力分布 b1： b2を 1：2 に変えた

No.22～No.27 のシリーズでは，図 3.7(c)に示すように 2 層目にも多くの斜めひび割れが発生

した。本算定法で 2 1.5u sf  となって 2 層目にもトラス機構が形成されたのは，表 3 の水平

力分布係数（ b t1 ： bt2 ）に示すように No.22～No.27 のうち 4 体であった。 
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実験値 Qmaxと本算定法による計算値 Qp1を比較して図 3.9 に示す。本算定法でせん断破壊

と判定された試験体の Qmax/Qp1は 0.84～1.08 平均 0.98 となっており，本算定値は実験結果

によく適合していると言えよう。表 3.3 より，縦筋比 Psvと鉛直拘束力V j がほぼ同じで，横

筋比 Pshの異なる試験体（No.11 と No.14，No.17 と No.19，No.22 と No.23）をそれぞれ比較

すると，Pshが大きいにも関わらず実験値 Qmaxはそれほど大きくならない状況についても本

算定法の Qp1 はよく対応している。Psh の大きな試験体では，降伏強度に対する横筋の応力

度比 σsh/σsy が小さく算定されている。
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中立軸
の位置

[kN] [kN] [kN] 破壊形式

No.11 52.8 1.20 1.23 77.1 166 8.9 205 0.81 200 0.12 0.83 160 1.03 1：0 0.25 0.55 1.00 せん断 0.78
No.12 51.0 0.83 1.27 38.5 125 9.8 144 0.86 139 0.13 0.90 135 0.93 1：0 0.58 0.70 1.00 せん断 0.75
No.13 52.6 0.57 1.23 19.3 118 10.0 114 1.04 110 0.12 1.07 115 1.02 1：0 0.88 0.84 1.00 せん断 0.79
No.14 52.4 0.58 1.23 77.1 161 7.8 205 0.79 200 0.12 0.80 156 1.04 0.88：0 0.21 0.99 1.00 せん断 0.77

No.15 49.4 0.86 0.73 38.5 105 10.0 117 0.89 118 0.10 0.89 117 0.89 1：0 1.00 0.61 0.91 曲げ 0.87
No.16 49.6 0.61 0.72 19.3 91 15.0 87 1.05 88 0.10 1.03 87 1.05 0：0 1.00 0.00 0.78 曲げ 0.76
No.17 51.8 1.22 0.85 82.7 132 6.3 193 0.68 191 0.14 0.69 124 1.07 1：0 0.13 0.40 1.00 せん断 0.75

No.18 53.8 0.79 0.81 82.7 129 10.5 193 0.67 192 0.14 0.67 133 0.97 1：0 0.17 0.64 1.00 せん断 0.79
No.19 52.1 0.49 0.84 82.7 132 6.3 193 0.68 191 0.14 0.69 129 1.03 0.97：0 0.13 1.00 1.00 せん断 0.77
No.20 53.3 0.79 0.82 41.3 102 9.7 129 0.79 115 0.14 0.89 117 0.87 1：0 0.50 0.57 1.00 せん断 0.77
No.21 52.6 0.48 0.83 41.3 107 10.4 129 0.83 115 0.13 0.93 121 0.88 1：0 0.58 0.98 1.00 せん断 0.79
No.22 52.5 0.58 1.13 104.0 164 9.4 282 0.58 273 0.18 0.60 172 0.96 0.82：0.82 0.13 1.00 1.00 せん断 0.59
No.23 52.5 0.77 1.13 104.0 173 5.3 282 0.61 272 0.19 0.64 185 0.93 1：1 0.13 0.98 1.00 せん断 0.59
No.24 50.8 1.30 1.16 104.0 179 5.3 282 0.63 272 0.19 0.66 182 0.98 1：1 0.13 0.59 1.00 せん断 0.58
No.25 54.1 0.55 1.09 52.0 147 9.5 198 0.74 189 0.17 0.78 147 1.00 0.9：0 0.25 0.48 1.00 せん断 0.62
No.26 53.0 0.72 1.12 52.0 145 5.7 198 0.73 188 0.18 0.77 172 0.84 1：1 0.50 0.97 1.00 せん断 0.60
No.27 52.5 0.73 1.13 26.0 133 11.0 155 0.86 145 0.19 0.92 130 1.02 1：0 0.50 0.37 1.00 せん断 0.59

アーチ
機構の

積算範囲

せん断破壊
判定領域の

コンクリート応力度比
（φ方向）

横筋
応力度比

試
験
体
名

壁厚 横筋比 縦筋比

本算定法

拘束力 実験値

曲げ強度

曲げ強度式 断面解析 曲げ圧縮域
のコンクリー
ト応力度比
（鉛直方向）

トラス
機構の

形成状況
max

1p

Q

Q
max

1b

Q

Q
1bQ

max kNQ   

1pQ

1 2:t tb bmmwt    %shp    %svp    kNjV    3
2 10 radR    c B 

max

1F b

Q

Q '
a wx l (0.85 )V B sh sy 

1F bQ

'
n wx l

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表 3.3 最大強度の実験値と計算値 
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図 3.7 ひび割れおよび破壊状況の例 

(a)No.13 (b)No.14 (c)No.24 

〔2 層目〕 

トラス機構形成 

〔1 層目〕 

トラス機構形成 

〔2 層目〕 

トラス機構なし 

〔1 層目〕 

トラス機構形成 

〔2 層目〕 

トラス機構なし 

〔1 層目〕 

トラス機構形成 

図 3.8 荷重-変形曲線の例 
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0.84sh sy   0.99sh sy  

（せん断破壊） （せん断破壊） 

0.59sh sy  

（せん断破壊） 

1.23%svP  1.23%svP  1.16%svP 

19.3jV kN 77.1jV kN 104jV kN

' 0.88a wx l  ' 0.21a wx l  ' 0.13a wx l 

図 3.9 算定値の適合性 
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3.7 まとめ 

 本章では，前章で述べた単層壁板の算定法を拡張し，複数の層から水平力を受ける曲げ

補強筋のない鉄筋コンクリート連層壁板の強度算定法を提案した。n 層からなる連層壁板の

トラス機構は，水平力が作用する高さまでの n 個の壁板を合成して扱っており，計算過程

では各層の平均せん断応力度 i を求め，i がせん断ひび割れの多数発生するせん断応力度

s 以上となる層にのみトラス機構を成立させている。アーチ機構では，単層壁の場合と同

様に，各層の水平力に釣り合う斜め圧縮力の壁脚側作用点を壁側面から 0.05lw’（lw’：壁長

さ）の位置にとり，鉛直方向力は軸力と曲げ戻しモーメントを含めた壁縦筋応力度に釣り

合わせている。 

 本算定法の適合性を検証するために，17 体の鉄筋コンクリート二層壁板の水平加力実験

を行った。実験結果のせん断ひび割れの発生状況と本算定法のトラス機構の形成状況は概

ね対応し，本算定法の計算値（曲げ強度あるいはせん断強度）は実験値によく適合した。 
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第 ４ 章 

 

せん断破壊型耐震壁システムの終局強度 

 

 

4.1 はじめに 

 第 2 章および第 3 章では，曲げ補強筋のない壁板の終局強度の算定法を提案した。この

ような壁板の両側に柱を設けて構成した耐震壁システムでは，第 1 章で述べたように 4 つ

の破壊形式をとり得るが，このうち本章では柱-壁板間の鉛直接合部が破壊する前に，壁板

がせん断破壊する WS 型システムについて述べる。 

一般の I 形断面耐震壁のせん断破壊では，壁板のせん断ひび割れが側柱まで貫通して破壊

することが想定されているが，本システムは，柱-壁板間の水平方向は分離され，梁のみで

接合されているため，その破壊性状や終局強度は一般の耐震壁とは異なるものと考えられ

る。よって本章では，まず施工法を想定した 2 シリーズの WS 型システムの実験を実施し，

本システムの破壊性状と終局強度を把握する。 

 本システム全体のせん断強度の評価方法としては，壁板強度に柱の寄与分を加えること

が考えられるが，この場合は第 2 章および第 3 章で述べたとおり柱-壁板間の鉛直接合部に

作用する力（鉛直拘束力 Vj）を考慮する必要がある。すなわち，鉛直拘束力 Vj は，壁板強

度を算定するための境界条件として，また鉛直接合部の仕様を決めるための設計用応力と

して不可欠なものである。そこで本章では，終局時に柱-壁板間に作用する鉛直拘束力 Vjを

特定して本システム全体のせん断強度を評価する方法を示し，2 シリーズの実験により得ら

れた終局強度の実験値と本計算値との適合性を検証する。 

 

 

4.2 実験概要 

4.2.1 試験体 

 WS 型システムでは，柱-壁板間は壁横筋を貫通させずコッターのみで接合する簡便な仕

様とするが，壁板がせん断強度に達するまでは鉛直接合部の滑りを防止する必要があるた

め，梁部材は鉛直接合部を貫通させることが考えられる。そこで試験体は，表 4.1 および図

4.1(1),(2)に示すように梁を鉄骨（S）造とした実験Ⅰと鉄筋コンクリート（RC）造とした実

験Ⅱの 2 シリーズを計画した。実験Ⅰは，柱を RC 造，梁を S 造とした混合構造の架構に

RC 壁板を組み入れることを想定したものであり，試験体数は 3 体である。実験Ⅱは，柱，
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梁，壁板のすべてをプレキャスト工法（フル PCa 工法）とすることを想定し，PCa 壁板を 3

分割にしたものであり，試験体数は 2 体である。各シリーズの試験体は，それぞれ図 4.2(1),(2)

に示す施工手順例を想定して製作した。試験体に用いたコンクリートおよび鋼材の力学的

性質を表 4.2 に示す。 

 

(1) 実験Ⅰ（柱 RC 梁 S 架構に RC 壁板を組み入れた実験） 

柱 RC 梁 S 構造の架構に耐震要素を組込む際には，取付けが簡便なことから鉄骨ブレース

を用いることが多い。RC 耐震壁を用いる場合には，一般に柱，梁，壁板が一体となるよう

に配筋する必要があるため，柱 RC 梁 S 構法の特長である短工期施工とは必ずしも対応しな

かった。本システムを適用すると，図 4.2(1)に示すように柱，梁の施工は純ラーメン架構の

場合と同様に進めることができ，壁板の工事は建物全体の工程を考慮して，後日適切な時

期に行うことが可能となる。そこで実験Ⅰでは，このような混合構造の WS 型システムを

検証対象とした。 

 各試験体の柱，壁，基礎梁の形状，配筋は共通とし，梁と壁板の接合方法を主なパラメ

ータとした。WI-S と WI-SC は建物内部の架構を想定し，柱，梁，壁板の各々の材軸芯を一

致させた試験体であり，WO-SC は建物の外壁面となる架構を想定し，柱と壁板の一面を同

面とした試験体である。いずれも壁横筋（1-D10@110mm）は，端部にフックを設けておら

ず，柱の 10mm 手前まで配筋し，柱へは定着していない。柱-壁板間の鉛直接合部には，幅

68×高さ 68×深さ 8mm のコッター（WO-SC：13 個，WI-S,WI-SC：12 個）を設け，梁鉄骨

（H-200×100×5.5×8）は鉛直接合部を貫通している。なお，梁鉄骨の端部（図中×印）の

ウェブは厚さ 22mm の鋼板に入れ替えて補強している。 

 WI-S は梁が S 造であり，図 4.1(1)の(a)左半分に示すように梁鉄骨の下フランジには，梁-

壁板間のせん断力を支圧抵抗により伝達するための溝形鋼(C-100×50×6×7.5，長さ

100mm,8 本)と，壁縦筋（1-D10@90mm）の定着用の鉄筋スタッド(D13(KSW490),29 本)を溶

接した。壁板のコンクリートは，梁の下部 50mm の高さまで打設し，後日打継ぎ面から梁

までの隙間にモルタルを圧入した。 

WI-SC の梁は鉄骨コンクリート（SC）造である。梁主筋は，壁横筋と同様に，柱には定

着されていない。梁鉄骨には同図(a)右半分に示すように支圧板(厚さ 4.5mm,6 枚)を溶接し，

ウェブに貫通孔を開けてあばら筋(D6@90mm)を配し，壁板と梁の上フランジ位置までのコ

ンクリートを同時に打設した。梁鉄骨の下フランジには，WI-S と同様に鉄筋スタッドを溶

接している。 

WO-SC は，同図(b)に示すように梁鉄骨の片側ウェブに支圧板(厚さ 4.5mm,4 枚)とあばら
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筋(D6@90mm)を溶接し，先端を 180°フックとした壁縦筋を SC 梁内に定着させ，壁板と梁

のコンクリートを同時に打設した。 

 

(2) 実験Ⅱ（プレキャスト工法の実験） 

PCa 工法では，部材の運搬，揚重の制限から壁板を分割せざるを得ないことがある。実験

Ⅱの試験体で想定した工法は，図 4.2(2)に示すように柱部材の設置後に 3 分割された壁板部

材を順次設置し，その後柱梁接合部が一体となった梁部材を設置し，各部材間にモルタル

を充填して一体化するというものである。 

各試験体の柱，梁，基礎梁の形状および配筋は共通である。壁板の厚さ tw は 100mm，横

筋は壁板内に D10@110mm（補強筋比 psh=0.65%）で共通であるが，PCa 工法では縦筋の継

手箇所数を少なくすることも実用上の課題であることから，壁縦筋は補強筋比 psv=0.95%を

共通とし，2 体の配筋仕様を変えている。WI-PCa1 は，横筋に比べて鉄筋径を太く，鉄筋間

隔を大きくした試験体であり，縦筋を D16@210mm とした。WI-PCa2 は，壁板内の縦筋は

横筋と同じ D10 を@75mm で配筋し，端部で重ね継手（重ね継手長さ 350mm）により

D16@210mm に集約させた。PCa 壁板は，下方に縦筋を突出させた形状とし，上部にモルタ

ル充填式鉄筋継手を設けた。鉛直接合部となる柱面および壁板面には幅 68×高さ 68×深さ

8mm のコッターを 11 個形成した。3 枚の壁板を幅 19mm の間隔を確保して設置した後，基

礎梁のコンクリートを打設した。柱－壁板間は柱のコンクリートを打設することにより，

壁板－壁板間は隙間にモルタルを充填することにより接合した。 
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表 4.1 試験体諸元 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

L
(mm)

h w

(mm)

H
(mm)

配筋

補強
筋比

p sh

(%)

配筋

補強
筋比

p sv

(%)

WI-S
【鉄骨梁】

H-200×100
×5.5×8

WI-SC

【SC梁】
H-200×100

×5.5×8
〔幅×せい〕

　180×
240mm

WO-SC
同上

(13個）

【SC梁】
H-200×100

×5.5×8
〔幅×せい〕

　200×
200mm

WI-PCa1
1-D16

@210mm

WI-PCa2

1-D10
@75mm
〔端部〕
1-D16

@210mm
重ね
継手
長さ：

350mm

壁　板

壁厚

t w

(mm)

横筋 縦筋

100
1-D10

@110mm
(3分割）

0.65 0.95

2,800

2,800

1,700

2,200

壁高
加力
高さ

1,700

1,680

〔幅×せい〕
　220×400mm

〔主筋〕
　5-D13
　(上・下共）

〔あばら筋〕
　2-D6@75mm

〔腹筋〕
　2-D13

幅68
×

高さ68
×

深さ8

（11個）

0.79

〔幅Bc×
せい

Dc(mm)〕
　240×240

〔主筋〕
　12-D13

〔帯筋〕
　2-D6
@80mm

〔幅Bc×
せい

Dc(mm)〕
　240×240

〔主筋〕
　12-D13

〔帯筋〕
　2-D6
@80mm

　　【RC梁】

〔幅×せい〕
　180×
240mm
〔主筋〕
　3-D10
　(上・下共）
〔あばら筋〕
　2-D6@75mm

柱 梁 基礎梁

〔幅×せい〕
　220×400mm

〔主筋〕
　5-D13
　(上・下共）

〔あばら筋〕
　2-D6@90mm

〔腹筋〕
　2-D13

実
験
Ⅰ

実
験
Ⅱ

試験体

幅68
×

高さ68
×

深さ8

（12個）

コッ
ター

(mm)

100
1-D10

@110mm 0.65
1-D10
@90mm

柱中心
間距離
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図 4.1(1) 試験体（実験Ⅰ） 

支圧板 4-PL4.5 

あばら筋

柱(共通)：幅 240×せい 240
主筋 12-D13(SD295A)
帯筋 2×D6@80(SD295A)

(a) 内壁タイプ（WI-S,WI-SC） 

(b) 外壁タイプ（WO-SC） 

A 断面(WI-SC) 

梁ウェブに溶接 

B 断面(WI-S 拡大図) 

鉄骨梁 H-200×100×5.5×8（共通） 

補強板 PL4.5

溝形鋼 

(長さ 100) 

鉄筋スタッド
(KSW490) 

コッター

基礎梁(共通)：幅 220×せい 400 

主筋 5-D13(SD295A，上・下端共) 
帯筋 2×D6@90(SD295A) 

220 

WI-S WI-SC

L=2,800

h w
=

1,
70

0 
55

0 40
0 

柱幅 240 

壁厚 tw=100 

鉄骨梁 H-200×100×5.5×8 (SS400) 

端部ウェブ t=22 

鉄筋スタッド 29-D13

縦筋重ね継手長さ 400

溝形鋼 

24
0 

180 
支圧板 6-PL4.5 

横筋 1-D10@110(SD295A) 
縦筋 1-D10@90(SD295A) 

壁板（共通） 

B 

A

8-C100×50×5×7.5 

コッター 

（幅 68×高さ 68 
×深さ 8） 

1-D6@90(SD295A)

lw’=2,560
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図 4.1(2) 試験体（実験Ⅱ） 

(c) WI-PCa1 

鉄筋継手

重ね継手 

基礎梁 

PCa 壁板 
(①～③) ① ② ③

h w
=

1,
68

0 

H
=

2,
20

0 

' 2,560wl 

鉄筋継手

PCa 壁板 

(①～③) 

コッター

柱 

梁 

延長壁板 

① ② ③

：横筋ひずみ 

：縦筋ひずみ 

：目開き変位 

：鉛直ずれ変位 

【計測位置】 

2,800L 

(d) WI-PCa2 
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コッター 

① 柱コンクリート打設 

② 梁鉄骨架設，デッキプレート敷込み 
→床コンクリート打設 

③ 壁配筋（横筋定着なし） 
上階の柱工事進行 

④ 壁板コンクリート打設 

図 4.2(1) 想定した施工手順（実験Ⅰ） 
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図 4.2(2) 想定した施工手順（実験Ⅱ） 

① 柱 PCa 設置 

② PCa 壁板逆差し設置 

③ 柱梁接合部一体型 PCa 梁設置 
  → ＰＣａ部材間モルタル充填 
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表 4.2 使用材料の力学的性質 

(1) コンクリート 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

(2) 鋼材 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

部位

圧縮強度
σB

(N/mm
2
)

ヤング係数
Ec

(×10
4
N/mm

2
)

割裂強度
σt

(N/mm
2
)

基礎梁 31.2 2.78 2.53
柱 35.0 3.01 2.86
壁板 30.5 2.74 2.75
壁板上部充填モルタル 92.7 3.03 4.08
基礎梁 30.9 2.85 2.44
柱 38.5 3.01 2.67
壁板・梁 29.1 2.71 2.70
基礎梁 30.1 2.78 2.38
柱 34.7 2.91 2.77
壁板 30.6 2.84 2.77
基礎梁 34.1 2.72 2.96
柱 35.0 2.88 3.07
壁板(ﾌﾟﾚｷｬｽﾄ) 33.5 2.69 2.96
梁 32.5 2.70 3.32
目地モルタル 63.9 - -
基礎梁 39.4 2.89 3.22
柱 38.0 2.92 3.20
壁板(ﾌﾟﾚｷｬｽﾄ) 33.6 2.76 2.88
梁 33.6 2.74 3.14
目地モルタル 66.7 - -

WI-S

WI-SC

実
験
Ⅰ

実
験
Ⅱ

試験体

WI-PCa1

WI-PCa2

WO-SC

降伏点
降伏

ひずみ
引張強度

ヤング
係数

σy εy σt Es

(N/mm
2
) (×10

-6
) (N/mm

2
) (%)

(×10
5

N/mm
2
)

縦・横筋 D10 365 1980 498 21 1.87

鉄筋スタッド D13 387 - 544 23 1.96

主筋 D13 341 1820 480 23 1.87

せん断補強筋 D6 348 - 521 27 1.93

鉄骨フランジ t=8 320 2010 437 38 2.03

鉄骨ウェブ t=5.5 379 1920 478 30 2.04

鉄骨ウェブ t=22 270 1310 425 32 2.06

主筋 D10 365 1980 498 21 1.87

せん断補強筋 D6 408 - 568 17 1.88

縦・横筋 D10 351 1920 487 23 1.86

壁縦筋，集約鉄筋 D16 357 1900 527 25 1.89

主筋 D13 351 1910 497 24 1.86

せん断補強筋 D6 348 - 513 22 1.89

主筋 D10 351 1920 487 23 1.86

せん断補強筋 D6 348 - 513 22 1.89

実
験
Ⅱ

部位

壁

柱
基礎梁

梁

壁

柱
基礎梁

梁

実
験
Ⅰ

伸び
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4.2.2 加力方法および計測方法 

 図 4.3 に加力装置図を示す。柱上部の油圧ジャッキにより一定軸力 N（軸力比 η=N/(Bc･Dc･

Fc)=0.2，Bc：柱幅，Dc：柱せい，Fc：33N/mm2)を作用させ，左右の油圧ジャッキにより同

じ水平力を加えて正負漸増繰返し加力を行った。水平加力の折返し変形角 R は，1000 分の

±1,2,4,6,10,15rad（各 2 回）を基本とし，せん断強度の確認後に加力を終了させた。 

実験Ⅰでは鉄骨梁を図示のように延長し，両端に油圧ジャッキを取り付けて加力した。

RC 梁の実験Ⅱでは上階に連続して壁板が存在することを考慮し，梁幅で壁板を上方に延長

し，この延長壁板部分に治具を圧着して壁板に均等なせん断力を載荷できるようにした。

梁端部分では上階の壁板を一部省略し，せん断ひび割れが梁に貫通した場合に壁板を拘束

する程度が小さくなる影響を含めて扱うこととした。試験体にはスラブを設けていないが，

水平力がスラブの面内剛性を介して柱および壁板に流れることを模して，梁側面の位置の

柱間に外側から異形 PC 鋼棒（2-D32，締付け力 20kN/本）を設置した。 

 計測については，水平力および軸力用の油圧ジャッキの荷重をロードセルにより，梁中

央位置と柱梁接合部の中央位置の水平・鉛直変位を変位計により計測した。また，柱－壁

板間，梁－壁板間，壁板－壁板間の相対変位を変位計により，柱主筋，梁主筋および壁板

の縦筋・横筋のひずみをワイヤーストレインゲージにより計測した。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

(1) 実験Ⅰ 

3,000kN 油圧ジャッキ 

1,000kN 油圧ジャッキ 

N Nδ

R=δ/1700 

+
P/2 

+ － －
P/2

N 

異形 PC 鋼棒

δ 

R=δ/1680

ローラー支承 

P/2
+－

P/2 
+ － 

(2) 実験Ⅱ 

図 4.3 加力装置 
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4.3 実験結果 

4.3.1 破壊性状と荷重-変形角曲線 

試験体の破壊形式は，いずれも壁板のせん断破壊であった。図 4.4 に最終ひび割れ状況を，

図 4.5 に荷重－変形角曲線を示す。 

(1) 実験Ⅰ（柱 RC 梁 S 架構に RC 壁板を組み入れた実験） 

壁板のせん断ひび割れは，R=1/8300～1/4300rad で発生し始め，その後加力の進展ととも

にひび割れ数が増加し，R=±4/1000rad では壁板のほぼ全域にせん断ひび割れが発生した。

最大荷重時には，壁頂部の隅角部近傍の壁板のコンクリートが圧壊し，対角線方向の斜め

ひび割れが開口して破壊した。柱-壁板間の鉛直接合部近傍の壁板部を見ると，斜めひび割

れが少ないことが分かる。 

 荷重－変形角曲線を見ると，いずれの試験体もせん断ひび割れ発生後に剛性が低下し，

壁板のほぼ全域にせん断ひび割れが発生した R=±4/1000rad 以降では荷重の増加は緩やか

になり，その後最大荷重に達した。最大荷重時の変形角は，WI-S は R=-5.6/1000rad，WI-SC

と WO-SC は R=+5.9/1000rad であり，同様な変形角であった。壁筋が降伏する変形角は，ひ

び割れ発生位置の影響を受けるものと思われるが，R=2/1000～4/1000rad で壁中央の縦筋が

降伏ひずみに達し，R=4/1000rad 程度から最大荷重時までの加力で横筋が降伏ひずみに達し

ている。 

 

(2) 実験Ⅱ（プレキャスト工法の実験） 

 縦筋間隔の大きい WI-PCa1 は，正加力の R=+1/3330rad で壁板にせん断ひび割れが発生し，

R=+1/1560rad で斜めひび割れが梁端部に伸展して梁主筋の一部が降伏ひずみに達した。

R=+4.0/1000rad では壁頂部の隅角部近傍でひび割れ間の局部的な圧壊が見られ，

R=+4.8/1000rad で梁主筋の梁端位置が降伏ひずみに達し，その後 R=+5.8/1000rad で最大荷重

を示した。負加力も同様の破壊経過であるが，正加力時より耐力が低くなっている。負加

力時の隅角部近傍の壁板のひび割れ（壁板③の上部）は，鉄筋継手の下部付近で水平に近

い角度となっており，この部分のスリップ破壊が顕著であった。正加力ではこのような破

壊性状は見られていないが，縦筋間隔が横筋間隔に比べて極端に大きいことによる影響と

も考えられるので検討が必要である。 

 壁板内の縦筋間隔の小さい WI-PCa2 の正加力では，R=+1/3700rad で壁板にせん断ひび割

れが発生し，R=+1.0/1000rad で斜めひび割れが梁端部に伸展し，R=+3.4/1000rad で最大荷重

を示した。最大荷重時には，壁頂部の隅角部近傍でひび割れ間の局部的な圧壊が見られた。

最大荷重後の R=+3.6/1000～5.6/1000rad では梁主筋の梁端部が降伏ひずみに達し，
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R=+10/1000rad まで荷重を保持した。負加力時では，R=-1/1350～5.5/1000rad で梁主筋が降

伏し，その後 R=-6/1000rad 以降で荷重が緩やかに低下した。WI-PCa2 では，正・負加力と

も壁板の隅角部近傍の圧壊が顕著となる破壊形式となり，正・負加力の耐力差は WI-PCa1

に比べて小さくなっている。 

両試験体とも壁板の斜めひび割れは，PCa 壁板間の目地に沿って若干垂直に下がった後，

隣の PCa 壁板に伸展した。正加力時の壁板③（負加力時の壁板①）には，PCa 壁板の角か

ら柱脚を結ぶ角度の立ったひび割れも観察された。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

(4) WI-PCa1 (5) WI-PCa2 

図 4.4 最終ひび割れ状況 

壁板① ② ③ 壁板① ② ③ 

(1) WI-S (2) WI-SC 

(3) WO-SC 

+ - 

加力方向 
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図 4.5(1)  荷重-変形角関係 
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 図 4.5(2)  荷重-変形角関係 
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4.3.2 壁筋のひずみ性状 

(1) 実験Ⅰ（柱 RC 梁 S 架構に RC 壁板を組み入れた実験） 

図 4.6 に，WI-S の正加力時における横筋のひずみ分布を示す。同図には，第 2 章の強度

算定法で定義した，横筋が最大応力度をとる領域（凡例図の σsh 領域，cotφ=1）を破線で示

した。壁高さの中央位置の横筋 b のひずみは，両端寄りで小さく，中央部で大きくなる分

布形状を示している。横筋 b は，最大荷重時までに σsh 領域で降伏ひずみに達し，その後の

加力で降伏範囲が広がっている。壁上部の横筋 a のひずみは，最大荷重時までに σsh 領域で

降伏ひずみに達したが，壁下部の横筋 c は最大荷重時以降に一部が降伏ひずみに達した。 

 

(2) 実験Ⅱ（プレキャスト工法の実験） 

図 4.7 に，壁高さの中央位置の横筋（図 4.1(2)参照）のひずみ分布を示す。横筋のひずみ

は，実験Ⅰで見られたように壁中央部で大きくなると考えられるが，両試験体の壁中央の

壁板②のひずみは，柱寄りの壁板①，③に比べてやや小さくなっている。両試験体とも

R=+4/1000rad 以降のひずみの増加の程度は小さく，最大荷重時に横筋は降伏していない。

図 4.8 に，壁脚部の縦筋のひずみ分布を示す。図 4.1(2)に計測位置を示すように，WI-PCa2

では集約鉄筋のひずみである。両試験体とも壁板－壁板間のひずみの勾配は，曲げモーメ

ントと逆向きとなっており，壁板が分割されている影響が見られる。壁板③の柱寄りのひ

ずみを見ると，R= +6/1000rad 以降で圧縮ひずみに転じており，曲げ圧縮域が壁板内に広が

っていることを示している。 

図 4.9 に，正加力時の柱と壁板①の目開き変位（図 4.1(2)参照）を示す。両試験体とも柱

－壁板間の目開き変位は，R= +4/1000rad までは非常に小さい。R=+6/1000rad では壁高さの

中央および下部で 0.6～0.8mm の目開きが生じた。 

図 4.10 に壁上部（図 4.1(2)参照）における柱－壁板間および壁板－壁板間の鉛直ずれ変位

を示す。柱－壁板間の鉛直ずれ変位は，WI-PCa1 では R=+10/1000rad まで，WI-PCa2 では

R=+4/1000rad まで生じていない。一方，壁板－壁板間の鉛直ずれ変位は，両試験体とも

R=+2/1000rad 以降の変形角から徐々に増加している。R=+6/1000rad になると,WI-PCa1 では

壁板②-③間に鉛直ずれ変位が集中し，WI-PCa2 では柱－壁板間と壁板－壁板間の鉛直ずれ

変位が一様に大きくなっている。斜めひび割れの多くは，PCa 壁板間を貫通して発生し，最

大荷重時までは壁板間の目開き変位と鉛直ずれ変位は比較的小さく，壁全体が概ね一体に

挙動しているが，さらに変形角が大きくなると各 PCa 壁板は異なる変形モードを示してい

る。WI-PCa2 が R=10/1000rad 程度まで荷重を保持しているのは，このような変形モードの

移行によるものと考えられる。 
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図 4.7  実験Ⅱの各 PCa 壁板の横筋のひずみ分布（壁高さの中央位置，正加力） 
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図 4.11  鉛直拘束力の推定 

(1)壁板に作用する水平力 P と 

鉛直拘束力 Vj 

(2) Vjの算定モデル 

'
w

4.4 せん断破壊型耐震壁システムの終局強度の評価方法 

4.4.1 柱-壁板間の鉛直拘束力の特定 

 壁板と柱からなる耐震壁システムの強度 Qw は，壁板強度 Qp と左右 2 本の柱の負担せん

断力∑Qc（=引張柱+圧縮柱）の和より算定する。すなわち， 

   w p cQ Q Q                      (4.1) 

壁板強度 Qpは第 2 章で述べた強度算定法により得られる。強度算定時に必要な壁板の両

側に作用する鉛直拘束力 Vjは，鉛直接合部を破壊させない WS 型システム（WB 型も同様）

では水平力（水平変形）に応じて柱-壁板間の鉛直接合部に生じるせん断力であり，独立し

て得ることはできない。したがって，本項で示すように壁板のせん断強度 Qpと鉛直拘束力

Vjの関係から両者を同時に求めることになる。Vjは，WS 型システムにおいては鉛直接合部

を破壊しないように設計する際の設計せん断力でもある。以下に，鉛直拘束力を特定する

方法を示す。 

壁板に作用する力は，図 4.11 に示すように 3 本柱置換ばねモデル 23)のように表されるの

で，壁板の脚部と頂部のモーメント MB，MT は，図 4.11 中に示す記号を参照してたわみ角

法より次式となる。 
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[記号] 
P：水平力，N：柱軸力，lw’：壁板長さ 
h1：壁高，h2：壁頂部から水平力の作用位置までの高さ 
Mj：壁頂部の曲げ戻しモーメント（Mj=Vj・lw’） 
MT：壁板の頂部モーメント，MB：壁板の脚部モーメント 
EwIw：壁板の曲げ剛性，kv：柱の軸剛性，R：部材角，θ：頂部回転

壁板 R


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B 

MT（－）

MB（－） 

R

正方向：時計回り 
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    2
2 3w w

T

E I
M R

h
                   (4.2) 

    2
3w w

B

E I
M R

h
                    (4.3) 

壁板頂部の曲げ戻しモーメント Mj は，側柱の軸剛性 kv による拘束モーメントであるから，

次式で表わされる。 

   
'2

2 2
w

j T v

l
M Ph M k                    (4.4) 

よって，壁板脚部のモーメント MBは， 

   
'2

1 1 2 2
w

B T v

l
M Ph M Ph Ph k                (4.5) 

となり，式(4.2)～式(4.5)より部材角 R，頂部回転角 θは次式で表わされる。 

   
'2

11
2 1 2'2

1

8
2 ( 2 )

12 2
v w w w

w w v w w w

k l h E Ih
R h h h P

E I k l h E I

 
     

     (4.6) 

   
1
2

1 2

'2
1

2

2v w w w

h h h
P

k l h E I



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
                (4.7) 

式(4.6)，式(4.7)式を式(4.2)，式(4.3)式に代入すると MT，MBは， 

   
'2 2

1 2
'2

1

4

2 4
v w w w

T
v w w w

k l h E I h
M P

k l h E I





               (4.8) 

   
'2 2

1 1 2
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1

4 ( )

2 4
v w w w

B
v w w w

k l h E I h h
M P

k l h E I

 



            (4.9) 

となるので，壁板の脚部モーメントに対する頂部モーメントの比率 MT／MB は式(4.10)で表

され，壁脚から反曲点までの高さ h’は MT／MB比を用いて式(4.11)で求めることができる。 

[MT／MB比] 

   
2'2 2

1

1 2'2 2
1

4
1

4
1 ( )

w w

v w
T B

w w

v w

E I
h

k l h
M M

E I
h h

k l h




 
            (4.10) 

[反曲点高さ] 

   '
1

1

1 /T B

h h
M M




                  (4.11) 

また，壁脚モーメントに対する曲げ戻しモーメントの比率 Mj／MBは， 
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図 4.12  Vjを特定する際の柱の平均軸剛性 kv 

[Mj／MB比] 
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             (4.12) 

となる。鉛直拘束力 Vjとせん断力 P との関係は， 

'
1 2

1
( ) (1 )

/ /
j

j B j j w
j B j B

M
P h h M M M V l

M M M M
       より， 

   1 2

' 1
(1 )

/

j

w
j B

h h
V P

l
M M





                 (4.13) 

となる。以上は弾性時の関係であり，壁板がせん断強度に達する時の柱の軸剛性 kv と壁板

の曲げ剛性EwIwは弾性時より低くなっている。そこで式(4.13)により Vjを特定する際の kv，

EwIw は，以下に示すように剛性低下を考慮した値を用いることとする。 

 

(1) 柱の軸剛性 kv  

 kv は，図 4.12 および式(4.14)に示すように，圧縮柱と引張柱の降伏時の割線剛性の平均値

とする。 

   2
t v c v

v
k k

k
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                      (4.14) 
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[記号] 
N：柱軸力，δv：軸変形，cNy：柱の圧縮強度，tNy：柱の引張強度 

σy：柱主筋の降伏強度，Es：鉄筋のヤング係数，σB：柱コンクリートの圧縮強度 
Bc：柱幅，Dc：柱せい，ag：柱主筋断面積，h：柱長さ（階高） 
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図 4.13  Vjを特定する際の壁板の曲げ剛性 EwIw 

(2) 壁板の曲げ剛性 EwIw 

 EwIw は，図 4.13 および式(4.15)に示すように，弾性時の曲げ剛性に剛性低下率 α’ 23)を乗

じた値とする。 
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ここに， 

   Ew：壁板のコンクリートのヤング係数 

   Iw：壁板の断面 2 次モーメント 

   wMy：壁板の曲げ強度で次式による 
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   psv：壁縦筋比，tw：壁厚，lw’：壁板長さ，N：軸力 

   φy：降伏時曲率，εy：壁縦筋の降伏ひずみ 

   cn：弾性時中立軸から壁引張縁までの距離，Es：鉄筋のヤング係数 
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[記号] 
M ：曲げモーメント 
φ ：曲率 

wMy ：壁板の曲げ強度 
φy ：降伏時曲率 
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図 4.14 側柱の負担せん断力の算定 
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第 2 章の算定法により壁板強度を計算する際には，鉛直接合部のせん断強度以下の Vj を

仮定して繰り返し計算し，式(4.13)を満足した時点の P が壁板のせん断強度 Qp となり，Vj

が鉛直拘束力となる。 

 

4.4.2 側柱の負担せん断力 

側柱の負担せん断力は，壁板がせん断破壊したときの耐震壁システムの部材角 Rwp およ

び鉛直拘束力 Vj による曲げ戻しモーメントから算出される。算出方法は単層・連層とも共

通であるので，実験Ⅱの加力位置と同様に 1 層目の上方に水平力が作用する場合について

考える。側柱には図 4.14 に示すように，壁板の強度算定時に考慮した鉛直拘束力の反力と

して逆向きに同じ大きさの Vj が作用するので，左右 2 本の柱（引張柱，圧縮柱）の曲げ戻

しモーメントの合計∑Mj は次式で表される。 

j j cM V D                      (4.21) 

ここに， 

   Vj：式(4.13)を満足する壁板強度時の鉛直拘束力（図 4.14: Vj =Vj1 +Vj2） 

   Dc：柱せい 
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 柱脚の曲げモーメントの合計を∑MTC とおくと，1 層目の柱せん断力∑Qc は次式で表され

る。 

j TC
c

e

M M
Q

h

 
                  (4.22) 

ここで，柱脚モーメント∑MTC は，以下に示すように，壁板がせん断強度 Qp に達すると

きの部材角 Rwpに応じて算出する。 

(1) 部材角 Rwpの計算値 

壁板強度時の耐震壁システムの部材角 Rwp は，図 4.15 に示すように水平剛性 Kw の算定モ

デルの Qp 時の頂部変形 δを算出し，δを高さ he で除すことにより得られる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

等価曲げ剛性 Kwbは式(4.6)の関係を参照して，次式で表される。 
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             (4.23) 

一方，せん断剛性 Kwsは次式である。 

   
w w

ws
e

G A
K

h


                      (4.24) 

ここで，EwIw および Kws は剛性低下の影響を考慮する必要がある。EwIw には，鉛直拘束力

を特定する際と同様に式(4.16)の曲げ剛性低下率 α’を，Kws には式(4.27) 23)のせん断剛性低下

率 βy を乗じると，式(4.23)は， 
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w

Q

K
 

(1)水平変形算定時の壁板の水平剛性 Kw

pQ

(2)水平変形 δ と部材角 Rwp 

Kwb：等価曲げ剛性 

Kw 

1
1 1w

wb ws

K

K K




Kws：せん断剛性 

wp
e

R
h




図 4.15  壁板強度時の部材角の算定モデル
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            (4.25) 

式(4.24)は， 

   
w w

ws y
e

G A
K

h





                     (4.26) 

ここで， 

   0.46 / 0.14y sh sy Bp                   (4.27) 

   shp ：壁横筋比 

   sy ：壁横筋の降伏強度 

   B ：コンクリートの圧縮強度 

となる。壁板の水平剛性は，式(4.25)と式(4.26)式の直列ばねとして， 

   

1
1 1w

wb ws

K

K K


                    (4.28) 

で表されるから，壁板強度時の耐震壁システムの部材角 Rwp は次式より得られる。 

p
wp

w e

Q
R

K h
                       (4.29) 

 

(2) 柱脚曲げモーメント分のせん断力 ΣMTC/he 

柱脚曲げモーメント分のせん断力 ΣMTC/he（=引張柱 QT＋圧縮柱 QC）は，図 4.16 に示す

ように柱の曲げモーメント M-変形角 R 関係から変形角 Rwp（式(4.29)）時の引張柱および

圧縮柱の柱脚曲げモーメント MT，MC を算出し，両者の和 ΣMTC を等価高さ he で除すこと

により得られる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 4.16 柱脚曲げモーメント分のせん断力の算出 
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 M-R 関係を作成する際の柱の初期曲げ剛性 K0，曲げひび割れ強度 Mc，剛性低下率αy，

曲げ強度 Mu の例を式(4.30)～式(4.36)に示す。 

〔柱の初期曲げ剛性〕 

 
0

6 ( 1)

2
c c r

e

E I n I
K

h

 


               (4.30) 

〔柱の曲げひび割れ強度〕23) 

0.56
6

c
c B e

ND
M Z                 (4.31) 

〔柱の剛性低下率〕23) 

  he/Dc＞2 の時 

2

00.043 1.64 0.043 0.33e
y t

c c

h d
np

D D
 

  
       
      (4.32) 

he /Dc≦2 の時 

2

00.0836 0.159 0.169e
y

c c

h d

D D
 

  
       
         (4.33) 

〔柱の曲げ強度〕23) 

  Nmin≦N＜0 の時 

1 10.5 0.5u g y c cM a g D Ng D              (4.34) 

  0≦N≦Nbの時 

10.5 0.5 1u g y c c
c c B

N
M a g D ND

B D



 

    
         (4.35) 

  Nb＜N≦Nmaxの時 

   2 max
1 1 1

max

0.5 0.024 1 3.6u g y c c c B
b

N N
M a g D g g B D

N N
 

 
         

                           (4.36) 
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〔記号〕 

    σB:コンクリートの圧縮強度，Dc:柱せい，Bc:柱幅，d:有効せい 

    Ze:鉄筋を考慮した断面係数，Ec:コンクリートのヤング係数 

    Ic:コンクリート部分の断面 2 次モーメント，Ir:鉄筋の断面 2 次モーメント 

    n:ヤング係数比，pt:引張鉄筋比，η0:軸力比 

    N:軸方向力（引張柱：長期軸力－鉛直拘束力 Vj，圧縮柱：長期軸力＋Vj） 

    Nb=0.22(1+g1)BcDcσB 

    Nmax:中心圧縮時終局強度（=BcDcσB+agσy） 

    Nmin:中心引張時終局強度（=－agσy） 

    ag:柱主筋全断面積，σy:柱主筋の降伏強度 

    g1:引張筋重心と圧縮筋重心との距離の柱せいに対する比 

 

 

4.4.3 せん断強度の実験値と計算値の比較 

(1) 本算定法の適合性 

 表 4.3 に実験時の最大荷重 Qmax（正・負加力の平均値）と本算定法によるせん断強度の

計算値 Qw を比較して示す。本実験では軸力を柱のみに載荷しているが，鉛直接合部の滑り

が生じない場合には，壁板に軸力が作用していると考えられるので，壁板強度の算定時に

は，全断面積に対する平均軸圧相当の軸力を考慮した。また，壁板が 3 分割されている実

験Ⅱの 2 体の強度算定では，トラス機構を無視し，アーチ機構のみで算定した。同表に示

すように本算定法では，せん断破壊判定領域におけるφ方向のコンクリート応力度比

Σσc/νσB はいずれも 1.0 となり，破壊形式はいずれも壁板のせん断破壊と判定される。中立

軸位置を xn/lw’=0.15 と仮定した時の曲げ圧縮域の垂直方向のコンクリート応力度比 σｖ

/(0.85σB)は 0.7 程度となっている。計算値に対する実験値の比率 Qmax/Qw は 0.93～1.25（平

均 1.11）となっており，鉄骨梁を用いた実験Ⅰの値が 2 割程度大きくなっている。これは，

鉄骨梁によりトラス機構分が付与されたとも考えられる。そこで，梁フランジ断面積を上

下の層に配分してトラス機構に考慮することを想定し，加力位置から下に位置する下端側

のフランジ断面積を横補強筋比 psh に含めて計算すると，Qmax/Qw は WI-S で 1.04，WI-SC

で 1.06，WO-SC で 1.00 となり，非常によく適合した。実験Ⅱの Qmax/Qw を見ると，縦筋間

隔の大きいWI-PCa1では0.93となりやや小さいが，WI-PCa2では1.03となり適合している。 

 柱の負担せん断力 ΣQc は，全体の 6.5％程度と非常に小さくなっている。ΣQc に占める曲

げ戻しモーメント分 ΣMj/he と柱脚曲げモーメント分(QT+QC)を比較すると，曲げ戻しモー
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引張
柱

圧縮
柱

Q max

(kN)
Q b

(kN)
V j

(kN)

σ sh

σ y

Σσ c

νσ B

σ v

0.85σ B

Q p

(kN)
∑M j /h e

(kN)
Q T

(kN)
Q C

(kN)
∑Q c

(kN)
Q w

(kN)

Q max

Q w

WI-S 1464 1414 282 1.00 1.0 0.72 1130 40 15 24 79 1209 1.21

WI-SC 1481 1355 281 1.00 1.0 0.72 1109 40 14 24 78 1187 1.25

WO-SC 1392 1360 282 1.00 1.0 0.71 1126 40 14 23 77 1203 1.16

WI-PCa1 843 2041 331 0 1.0 0.69 852 36 7 16 59 911 0.93

WI-PCa2 943 2071 336 0 1.0 0.69 853 37 7 16 60 913 1.03

試験体

実
験
Ⅰ

実
験
Ⅱ

鉛直
拘束力

実
験
値

壁板計算値

壁板の
曲げ
強度

横筋
応力
度比

せん断破壊
判定領域の
コンクリート
応力度比
（φ方向）

曲げ圧縮
域のコン
クリート

応力度比
（垂直方向）

システ
ム全体
強度

計算値

実験

計算

柱脚曲げ
モーメント分

合計

柱負担せん断力計算値

曲げ
戻し

モーメント
分

壁板
強度

メント分の方が大きいことから，計算が煩雑な(QT+QC)は無視しても実用上は安全側の評

価になるものと考えられる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

(2) 既往の設計式との比較 

横筋が柱に定着されている一般の RC 耐震壁とみなし，既往の設計式で算定した場合の結

果を本算定法の場合と比較して表 4.4 に示す。Qsu2 は式(4.37)に示す実験式（広沢式）23)に

よる計算値であり，Qsu3 は広沢式のせん断スパン比 M/QD の制限を解除した場合の計算値

である。Qsu4 は，式(4.38)に示す日本建築学会のトラス・アーチ理論による設計式（靭性指

針式）26)による計算値である。実験Ⅱの試験体では，本算定法と同様に横補強筋比を 0 とし

て計算した。 

 

[広沢式 23)] 

   
 

 

0.23

2 0

0.068 18
0.85 0.1 ( )

0.12

te c
su sy sh e

p F
Q p t j N

M Q D
 

       
   

     (4.37) 

ただし，  1 3M Q D    

[靭性指針式 26)] 

   4 cot tan (1 ) / 2su w wb sh sy w wa BQ t l p t l                   (4.38) 

     2tan ( / ) 1 /w wa w wah l h l     

     2(1 cot ) / ( )sh sy Bp      

 

表 4.3  実験時の最大荷重とせん断強度の計算値 
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トラス アーチ
壁板
強度

柱負
担分

システム
全体

M/QD
≧1

M/QDの
制限なし

Ru=
0.005時

Q max

(kN)
Q TR

(kN)
Q AR

(kN)
Q p

(kN)
∑Q c

(kN)
Q w

(kN)
Q su2

(kN)
Q su3

(kN)
Q su4

(kN)

WI-S 1464 401 729 1130 79 1209 1.21 1231 1.19 1456 1.01 1604 0.91

WI-SC 1481 401 708 1109 78 1187 1.25 1207 1.23 1426 1.04 1560 0.95

WO-SC 1392 401 725 1126 77 1203 1.16 1229 1.13 1455 0.96 1607 0.87

WI-PCa1 843 0 852 852 59 911 0.93 908 0.93 1037 0.81 1414 0.60

WI-PCa2 943 0 853 853 60 913 1.03 910 1.04 1038 0.91 1417 0.67

平均 1.11 平均 1.10 平均 0.94 平均 0.80

実
験
Ⅰ

実
験
Ⅱ

靭性指針式

Q max

Q w

Q max

Q su2

Q max

Q su3

Q max

Q su4

試験体

実
験
値

本算定法 広沢式

計算値に対する実験値の比率を見ると，広沢式の Qmax/Qsu2 では 0.93～1.23（平均 1.10），

広沢式の M/QD の制限を解除した場合の Qmax/Qsu3 では 0.81～1.04（平均 0.94）となってお

り，横筋が柱に定着されていないにも関わらず良い対応を示している。靭性指針式の

Qmax/Qsu4 は，壁横筋が柱に定着されていない本試験体では 0.60～0.95（平均 0.80）と小さ

な値となっている。本算定法と靭性指針式はいずれもトラス・アーチ理論に基づいている

ので，両機構が考慮された実験Ⅰの場合で比較すると，横筋を柱に定着しないことによっ

てせん断強度は 20％程度は低くなるものと推察される。このように強度が低くなる要因の

一つは，実験結果の横筋のひずみ分布に見られたように，壁脚・壁頂部近傍の σsh 領域の横

筋の定着不足により，トラス機構に有効な横筋が減少することによるものと考えられる。 

アーチ機構のみで強度が計算された実験Ⅱの場合について，本算定法と靭性指針式の計

算値を比較すると，実験Ⅰの場合より差異が大きくなっている。靭性指針式における等価

壁長さを壁板長さとし，側柱の影響を除いた壁板のみのアーチ機構の強度を計算すると，

WI-PCa1 は 1233kN，WI-PCa2 は 1235kN となる。この靭性指針式による強度に対する本算

定法のアーチ機構の強度 QAR の比率は，いずれも 0.69 であり，本算定法のアーチ機構の強

度は靭性指針式の 7 割程度となっている。したがって，実験Ⅱの場合に靭性指針式による

強度が過大に算定されたのは，アーチ機構における圧縮束の設定方法によると云える。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表 4.4  本算定法と既往の設計式とのせん断強度計算値の比較 
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V j

(kN)
A Q V

(kN)
B Q V

(kN)
A Q V ／V j

(kN)
B Q V ／V j

(kN)

WI-S 282 801 785 2.84 2.79

WI-SC 281 793 781 2.83 2.79

WO-SC 282 816 798 2.89 2.83

WI-PCa1 331 329 278 0.99 0.84

WI-PCa2 336 357 290 1.06 0.86

鉛直拘束力に対する
鉛直接合部の

せん断強度計算値
の比率

実
験
Ⅰ

実
験
Ⅱ

鉛直接合部
せん断強度

計算値
試験体

鉛直
拘束力

(3) 強度算定時の鉛直拘束力と鉛直接合部のせん断強度計算値の関係 

強度算定に用いた鉛直拘束力 Vjと鉛直接合部のせん断強度計算値 AQV，BQVを比較して表

4.5 に示す。AQV，BQVは，コッターのせん断強度に鉛直接合部を貫通している梁のせん断強

度を加えたものである。AQV は，コッターのせん断強度を 0.1 B scA   3)（σB：コンクリート

圧縮強度，Asc：コッター断面積）とし， BQV は 0.5 B scA   5)とした場合の計算値である。

梁のせん断強度は，実験Ⅰでは鉄骨梁のウェブのせん断強度とし，実験Ⅱでは RC 梁のコン

クリート断面積を用いてコッターと同様に算出した。 

鉄骨梁を用いた実験Ⅰの AQV／Vj，BQV／Vj は 2.8～2.9 となっており，鉛直接合部のせん

断強度計算値は，壁板のせん断強度時の鉛直拘束力より十分に大きくなっている。一方，

RC 梁の実験Ⅱの場合には，AQV／Vjは 1.0～1.1，BQV／Vj は 0.8～0.9 となっており，実験で

は柱-壁板間の鉛直接合部では破壊しなかったにもかかわらず，小さな値を示している。し

たがって，AQV，BQV に設計上の余裕率を考慮することで，鉛直接合部の破壊を防止できる

ものと考えられる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

4.5 まとめ 

 本章では，柱-壁板間の鉛直接合部が破壊する前に，曲げ補強筋のない壁板がせん断破壊

する 2 シリーズの WS 型システムの実験を行い，本システムの破壊性状を把握した後，壁

表 4.5  強度算定時の鉛直拘束力と鉛直接合部のせん断強度計算値 
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板と柱からなるシステム全体のせん断強度の評価方法を検討した。結果をまとめると以下

のとおりである。 

①試験体の破壊形式は，いずれも壁板のせん断破壊型となり，本システムでは横筋が柱に

定着されていないにも関わらず，広沢式 23)による計算値相当のせん断強度を発揮した。 

②壁板が 3 分割され，柱-壁板間および壁板-壁板間の鉛直接合部がコッターのみで接合され

た試験体では，最大荷重時までは全体が概ね一体に挙動して壁板がせん断破壊し，その

後鉛直接合部の鉛直ずれや目開きが顕著になり，PCa 壁板のそれぞれが変形する状況を

呈した。このような変形モードの移行によって，縦筋間隔の小さい試験体では，変形性

能の向上が見られた。 

③WS 型システムのせん断強度は，柱-壁板間の鉛直拘束力を側柱の軸剛性と壁板の曲げ剛

性との関係から特定して第 2 章の算定法により壁板強度を算定し，これに柱の負担せん

断力を加えることによって精度よく評価できる。 

④壁板を 3 分割した場合のせん断強度は，計算上横筋を無視し，アーチ機構のみ考慮する

ことで実験値とよく適合した。 

 

本章で述べた WS 型システムは，鉛直接合部の強度を壁板強度時の鉛直拘束力以上に高く

設計する必要があるため，中低層の建物の構造として適しているものと考えられる。実験Ⅰ

のように S 梁を用いれば，鉛直接合部に過剰な補強をすることなく同システムが可能とな

ることを示した。また，耐震壁にプレキャスト工法を適用する場合には，実験Ⅱのように施

工性を考慮して壁板を縦に分割することで，横筋が連続する場合より強度は低くなるものの，

壁板のせん断破壊後も変形性能がある程度確保されるシステムとなることが確認された。 
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第 ５ 章 

 

鉛直接合部の滑り破壊型耐震壁システムの終局強度 

 

 

5.1 はじめに 

前章では，柱-壁板間の鉛直接合部の滑りを防止し，曲げ補強筋のない壁板のせん断破壊

により終局強度が決定される強度抵抗型の WS 型システムについて述べた。WS 型システム

は比較的低層の建物の構造として適しているものと考えられるが，高層の建物の場合には，

変形性能を十分に確保して靭性抵抗型のシステムとするほうが耐震安全性，経済性の両面

で合理的であることが知られている。一般の連層耐震壁の場合には壁板のせん断破壊を防

止し，図 5.1(1)に示すように柱主筋が引張降伏する曲げ破壊型となるように設計されている。

本システムにおいても鉛直接合部のせん断強度を柱主筋の引張強度以上とすれば，破壊形

式を一般の連層耐震壁と同様に曲げ破壊型（WB 型システム）とすることが可能であるが，

この場合には鉛直接合部を貫通する接合筋や梁主筋の量が増大し，本システムでねらう鉛

直接合部の簡略化が図れなくなることにもなりかねないであろう。 

建物によっては，曲げ破壊型とするのが困難な場合もある。低層建物では連層耐震壁を

曲げ破壊させることが困難な場合が多いが，高層建物であっても側柱の主筋量が壁直交方

向のラーメン架構設計時に決定される場合には連層耐震壁の曲げ強度が必要以上に高くな

り，せん断破壊を防止するために壁板の厚さ，コンクリート強度あるいは補強筋量を過剰

に設定せざるを得ない場合がある。したがって，このような建物の破壊形式を曲げ破壊型

とするためには，壁直交方向の設計に依存することなく，壁方向に必要な耐力を自由に設

計できるようにする必要があると考えられる。そこで本システムにおいては，図 5.1(2)に示

すように柱主筋が降伏する前に鉛直接合部の滑りを許容して壁板の曲げ変形を卓越させ，

靭性抵抗型のシステムとすることを考案した。このような鉛直接合部の滑り破壊型システ

ムには，第 1 章で定義したように，終局時に壁板が曲げ破壊する SLB 型システムと壁板が

せん断破壊する SLS 型システムがある。 

本章では，まず SLB 型および SLS 型のプレキャスト連層耐震壁システムの水平加力実験

を実施し，鉛直接合部が滑り破壊する本システムの破壊性状と終局強度について検討する。

続いて，壁板と柱からなる本システム全体の終局強度の評価方法を示す。 
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5.2 実験概要 

5.2.1 試験体 

試験体は，実験Ⅲ～Ⅴの 3 シリーズの計 12 体である。いずれも梁形のない 4 層の連層シ

ステムを想定しているが，水平加力は 2 層目と 4 層目の 2 点載荷である。図 5.2(1)～(3)に示

すように，壁高 hw=2,200mm，壁厚 tw=50mm，柱せい Dc×柱幅 Bc=120×120mm は共通であ

る。実験Ⅲは，軸力を載荷せず，水平力は 2 層目：4 層目=1：1 の等分布載荷としたシリー

ズであり，鉛直接合部のコッターの有無をパラメータとした。なお，実験Ⅲの No.1 は，破

壊性状を比較するために計画した試験体であり，横筋を柱に定着しコンクリートを一体打

ちにした。実験Ⅳは，軸力を載荷し，水平力は 2 層目：4 層目=1：2 の逆三角形分布載荷と

したシリーズであり，表 5.1 に示すように鉛直接合部を貫通する接合筋および梁主筋をパラ

メータとした。実験Ⅴでは，実験Ⅳと同様に軸力および逆三角形分布の水平力を載荷し，

床スラブの有無と壁のアスペクト比（壁長さに対する壁高の形状比）をパラメータとした。 

試験体の製作は，上下逆にして壁部分全層を先打ちし，後に柱部分を打設する鉛直打ち

とした。したがって，水平接合部は設けていない。試験体に用いたコンクリートおよび鉄

筋の力学的性質を表 5.2 に示す。 

(1) 曲げ破壊 (2) 鉛直接合部の滑り破壊 

柱主筋・壁縦筋

が降伏 

I 形断面全体の曲げ変形 

壁縦筋が降伏 

鉛直滑りを伴う曲げ変形 

図 5.1 曲げ破壊と鉛直接合部の滑り破壊 
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図 5.2(1) 試験体図（実験Ⅲ） 
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図 5.2(2) 試験体図（実験Ⅳ） 
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スラブ筋(No.21のみ) 

　壁長さ方向：6-D6 

　壁直交方向：Ｄ6＠100

240240
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2300
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直交梁主筋 
　２-Ｄ10柱主筋 

4-D16
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 930 
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(500)

 基礎ﾌｰﾁﾝｸﾞ 基礎梁（幅 120×せい 300mm） 

直交梁 
（幅 70× 
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（ｽﾗﾌﾞ厚） 

 

図 5.2(3) 試験体図（実験Ⅴ） 
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L
(mm)

h w

(mm)
h w /L

σ o

(N/mm 2 )
b 2：b 4 配筋

接合
筋比
（％）

幅×高さ
×深さ
(mm)

数量

（個）

No.2 － 0 4-D19

No.3 20×20×10 13 4-D19

No.4 － 0 4-D10

No.5 20×20×10 13 4-D10

No.11 1：1 20×42.5×10 20

No.12 20×42.5×10 20

No.13
3-D6

（2～5G）
0.35 20×42.5×10 20

No.14

2-D6
（2～4G）

3-D10
(5G)

0.37 20×42.5×10 20

No.15

2-D6
（2～5G）

1-D6
(各層

の中間)

0.35 20×42.5×10 20

No.21

（スラブ
付き）

930 2.37 1.42
1-D6
@85

0.783

2-D6
（2～5G）

〔スラブ〕
厚さ38mm
スラブ筋

6-D6

0.23
（スラブ
筋除く）

20×42.5×10 20

No.22 720 3.06 2.17
1-D6
@80

0.845 0.23 20×42.5×10 20

No.23 500 4.40 3.08
1-D6
@68

1.00 0.23 20×42.5×10 20

1：2

1：2

2-D6
（2～5G）

4-D13
+

2-D10

4-D16

2-D6
（2～5G）

0.746

120×
120

〔帯筋〕
　2-D6
@85

0.746

50
1-D6
@85

壁　板

壁厚
t w

(mm)

横筋 縦筋

50
1-D6
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実
験
Ⅴ
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－

1.42
実
験
Ⅳ
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930

930

2.37

2.37

2,200

（4層）
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柱

1：1
実
験
Ⅲ

試験体

50
1-D6
@70 0.906

1-D6
@70

主筋

0.906

鉛直接合部
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柱中心
間距離

壁高
アスペ
クト比

軸圧
外力
分布
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(mm)

補強
筋比
p sh

(%)

補強
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　2-D6
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120
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表 5.1  試験体一覧 
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部位

圧縮強度
σB

(N/mm2)

ヤング係数
Ec

(×104N/mm2)

割裂強度
σt

(N/mm2)
壁板 34.8 2.74 3.87
柱 40.2 2.39 2.64
壁板 36.1 2.74 2.87
柱 36.8 3.03 2.89
壁板 46.4 2.85 3.53
柱 45.1 2.76 3.41
壁板 35.9 2.63 3.09
柱 34.0 2.70 3.59
壁板 36.5 2.79 2.58
柱 43.1 2.80 3.34
壁板 44.3 2.83 3.47
柱 43.8 2.79 3.19
壁板 41.7 2.88 3.30
柱 41.1 2.79 3.17
壁板 40.0 2.83 3.00
柱 39.2 2.82 2.87
壁板 41.5 2.72 3.10
柱 42.7 2.82 2.99
壁板 50.4 2.96 3.95
柱 48.7 2.91 3.70
スラブ 46.6 2.95 3.60
壁板 47.6 2.96 4.05
柱 44.5 2.93 3.57
壁板 47.5 2.88 4.19
柱 51.7 2.87 4.33

No.2

No.3

試験体

No.5

No.11

No.4

実
験
Ⅲ

実
験
Ⅳ

実
験
Ⅴ

No.21

No.22

No.23

No.12

No.13

No.14

No.15

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表 5.2  使用材料の力学的性質 

(1)  コンクリート 

(2)  鉄筋 

降伏点 引張強度

σy σt

(N/mm2) (N/mm2) (%)

D19 409 630 23

D10 418 594 24

D6 　333 ※ 537 25

D13 375 534

D10 387 544 25

D6 　304 
※ 506 24

D16 393 584 23

D10 387 551 18

D6 　309 
※ 474 16

伸び
呼び名

実
験
Ⅲ

実
験
Ⅳ

実
験
Ⅴ

※：0.2%耐力



 82

5.2.2 加力方法および計測方法 

図 5.3 に加力装置図を示す。水平力は，鉛直接合部の滑りを拘束しないように 2 層目と 4

層目の壁板部分のみに加力用治具を両面から圧着し，これにアクチュエータを取り付けて

加力した。水平力の制御は 4 層位置の部材角で行い，折返し変形角 R4 は 1000 分の±

1,2,4,6,10,15,20rad（各 2 回）を基本とした。実験Ⅳ，実験Ⅴにおける軸力は，加力用治具を

介して壁板部分のみに加わるようにし，一定軸力 N（全断面についての軸圧 σo=1.42N/mm2

（No.11～No.21），σo=2.17N/mm2（No.22），σo=3.08N/mm2（No.23））を作用させた。 

変形の計測は，図 5.3 に示すように 2 層と 4 層位置の両側柱の水平変位，柱脚の鉛直変位，

壁板と柱の相対変位を測定した。また，柱主筋と中間梁主筋および壁筋のひずみ度を計測

した。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 5.3  加力装置 
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水平加力用治具

圧着区間

反力梁

反力床

滑り変位計

50

225

275

350

350

400

350

900

1100鉛直変位計

水平変位計
1100

1100



 83

5.3 実験結果 

5.3.1 破壊性状と荷重-変形角曲線 

図 5.4 に最終ひび割れ状況を，図 5.5 に荷重－変形角曲線を示す。荷重－変形角曲線の荷

重は１層目のせん断力 Q1 であり，変形角は４層目の部材角 R4（両側柱の平均）である。な

お，図 5.5 には，鉛直接合部の滑りが大きくなったサイクルを S 印で示している。 

(1) 実験Ⅲ 

 実験Ⅲは，軸力のないシリーズである。柱主筋量の多い No.2 と No.3 では，斜めひび割れ

は 3 層以上でほとんど発生せず，柱主筋は降伏せずに，壁と柱の接合面に滑りが生じて終

局に至った。No.2 と No.3 を比べると，コッターのある No.3 では１層目に加力の早期から

斜めひび割れが発生した。柱主筋量の少ない No.4 と No.5 も同様に，終局時には鉛直接合部

に滑りが生じているが，柱主筋は No.4では降伏していないのに対して，No.5では降伏した。 

 側柱には，最外縁から発生するひび割れのほかに，壁板が取り付く面から発生するひび

割れも見られ，これらの水平なひび割れは，柱主筋量の多い No.2，No.3 に比べて柱主筋量

の少ない No.4，No.5 のほうが高い位置にまで多く発生している。外力による曲げモーメン

トが小さい上層部に発生する柱のひび割れは，柱の軸剛性の小さい No.4，No.5 で顕著に見

られることから，接合筋やコッターを用いた鉛直接合部を介して柱が壁板を鉛直方向に拘

束していることが確認できる。 

 荷重－変形角曲線を見ると，No.2～No.5 はいずれも優れた靭性能を示している。コッタ

ーの無い No.2 と No.4 を比較すると，柱主筋量が異なるにもかかわらず同様な曲線となって

おり，剛性急変後も荷重が徐々に上昇しており，接合筋による鉛直拘束力は低下していな

いことを示している。コッターを有する No.3 と No.5 は，両者ともコッターの無い場合より

最大荷重に達するまでの剛性は高くなっており，剛性急変後の荷重上昇は小さくなってい

る。 

 

(2) 実験Ⅳ 

実験Ⅳは，壁板に軸力を作用させたシリーズであり，全試験体とも初ひび割れは 1 サイ

クル目で壁脚部引張側に発生し，その後，壁と柱の接合面にひび割れが発生し，滑りが生

じて破壊した。外力分布を実験Ⅲと同じ等分布とした No.11 では，実験Ⅲの場合と同様に 3

層以上では斜めひび割れがほとんど発生していない。外力分布を逆三角形分布とした No.12

では４層部の壁板にも斜めひび割れが発生しており，柱のひび割れ範囲は No.11 と同様に 1

～3 層となっている。接合筋比が大きい No.13 と No.15 は 3 層部にも長い斜めひび割れが発

生している。接合筋を最上層の 5G 梁に集中して配筋した No.14 は，他の試験体に比べて 4
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層部の斜めひび割れが多く発生し，5G 梁の壁と柱の接合面付近に深いひび割れが見られた。

No.13～No.15 では，4 層部にも柱のひび割れが発生しており，接合筋比が大きくなることに

よって，鉛直拘束力が大きくなったことが分かる。壁板の圧壊は壁脚部および鉛直接合部

近傍に見られたが，柱や基礎梁の損傷は比較的軽微であった。 

荷重-変形角曲線を見ると，各試験体の曲線の形状にあまり違いは見られず，全試験体と

もに鉛直接合部に滑りが生じているにもかかわらず，優れた靭性能を示している。 

 

(3) 実験Ⅴ 

実験Ⅴは，実験Ⅳの No.12 を基本試験体とし，床スラブの有無およびアスペクト比をパラ

メータとしたシリーズである。いずれの試験体も初ひび割れは１サイクル目で壁脚部引張

側に発生し，その後，鉛直接合部に滑りが生じて破壊した。床スラブの有無で No.21 と No.12

のひび割れ状況を比較すると，壁板の長い斜めひび割れの範囲や柱のひび割れ範囲が概ね 3

層目までであることは同様であるが，柱のひび割れはスラブ付きの No.21 では No.12 より少

なく，ひび割れ間隔も一様ではなかった。No.22，No.23 のひび割れ図を見ると，アスペク

ト比が大きくなると上層部の斜めひび割れ数が少なくなり，また，斜めひび割れの角度が

緩やかになっている。No.22，No.23 の柱のひび割れは，No.12 と同様に 1～3 層目までに一

様に発生している。 

 図 5.4(4)に示す No.21 のスラブのひび割れ状況を見ると，壁板にほぼ直角なひび割れや，

柱（鉛直接合部）から放射状に発するひび割れが，スラブの上下面ともに多数発生してい

る。終局時には，鉛直接合部付近のコンクリートが剥離剥落してパンチング破壊の様相を

呈した。 

 荷重－変形角曲線を見ると，アスペクト比が大きい試験体ほど耐力は小さくなっている

が，3 試験体とも 5 サイクル目（R4=4/1000rad）で最大荷重をとり，以後のサイクルでのピ

ーク荷重は徐々に低下しているものの荷重の急激な低下は見られず，優れた靱性能を示し

ている。 
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 図 5.4  最終ひび割れ状況 

(1) 実験Ⅲ 

(3) 実験Ⅴ 

 

(2) 実験Ⅳ 

No.11 No.12 No.13 No.14 No.15 

No.2 No.3 No.4 No.5 

No.21 No.22 No.23 

- + 
加力方向 

(4) No.21 の床スラブ 

【上面】 【下面】 
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図 5.5  荷重-変形角曲線 
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5.3.2 鉛直接合部の滑り性状 

(1) 鉛直滑りが生じる部材角 

1 層と 3 層位置で計測した鉛直接合部の滑り変形 S と部材角 R4（4 層位置）との関係を図

5.6 に示す。同図は加力サイクルのピーク時の値を結んだものである。左右の鉛直接合部の

うち，正加力時に引張側となるほうの滑り変形（S3L：○，S1L：●）と圧縮側となるほうの

滑り変形（S3R：△，S1R：▲）を比較すると，どの試験体も引張側となるほうの滑り変形が

かなり大きい。また，加力時に引張側となる場合について見ると，滑り変形が大きくなる

部材角は No.5 以外では概ね R4=4～6/1000rad 程度となっている。No.5 は柱主筋が降伏した

試験体であり，最大荷重時（R4=10/1000rad）までの滑り変形は他の試験体に比べて小さく

なっている。1 層目（黒塗り印）と 3 層目（白抜き印）の滑り変形を比較すると，R4=6～

10/1000rad 程度までは双方の滑り変形は近い値を示しているが，部材角がさらに大きくなる

と 3 層目の滑りが 1 層目より大きくなる傾向が見られる。 

滑り変形が大きくなる部材角を床スラブの有無で比較すると，スラブの無い No.12 で

R4=4/1000rad，スラブ付の No.21 で R4=6/1000rad となっており，スラブがあることによって

3 層目まで鉛直滑りが生じる時期は遅くなっているが，その後の傾向は類似している。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
図 5.6(1) 滑り変形 Sと部材角 R4の関係 
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(2) 滑り変形の高さ方向分布 

 No.21～No.23 の鉛直接合部の高さ方向滑り分布を図 5.7 に示す。横軸に滑り変形 S を，縦

軸に壁脚からの高さをとってあり，図中の数字はサイクル数である。表示の奇数のサイク

ル数は各部材角の１回目であり，部材角 R4 ではそれぞれ 1000 分の 1，2，4，6，10，15，

20rad である。同図の左側には正負加力の 7 サイクルまでを，右側には正加力 7 サイクル以

降を示している。同図を見ると，滑りは下層部（S1L～S2L）から始まって徐々に上方に拡が

っている。その後，5～7 サイクルで中層部（S3L～S4L）の滑りが最大となった以降は S3L よ

り上層の滑りはほとんど同じ値となっている。各試験体の最大強度は 5 サイクル目（部材

角 R4=4/1000rad）であり，最大強度時には最上部の滑り変形は小さいことが分かる。 
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(3) 部材角と滑り変形角の関係 

 滑り変形 S／壁長 lw を滑り変形角 Rsと定義し，部材角 R4と Rs（4G 位置，1 回目のサイ

クル）の関係を図 5.8 に，滑り変形が大きくなったサイクル（図 5.5 の荷重-変形角曲線の S

印）の Rs/R4を表 5.3 に示す。表 5.3 の最大強度 Q1maxは正・負加力の 1 層目せん断力の平均

値であり，滑り強度 Q1sは滑りが大きくなった正加力時の 1 層目せん断力である。滑り変位

SLは，1 層目（2G 位置）と 3 層目（4G 位置）の滑り変位の平均値である。なお，軸力のな

い実験Ⅲで Q1max＞Q1sとなっているのは鉛直滑りが生じた後に最大荷重に達したことを，軸

力のある実験Ⅳで Q1max≒Q1s となっているのは鉛直滑りとほぼ同時に最大強度に達したこ

とを示している。実験Ⅴでは，最大強度を示した後のサイクルで鉛直滑りが生じたため Q1max

＞Q1sとなっている。 

Rs-R4関係を見ると，いずれの試験体も鉛直滑りが生じた後は，部材角 R4が大きくなるの

に伴って Rsは直線的に増大している。鉛直滑りが大きくなり始めるときの Rs/R4は，実験Ⅲ

を見ると柱主筋量の多い No.2，No.3 ではそれぞれ 0.67，0.61 となっており，部材角に占め

る滑り変形成分が曲げ変形よりも大きくなっている。これに対し，柱主筋量の少ない No.4

の Rs/R4は 0.48，柱主筋が降伏した No.5 では 0.40 となっており，Rs/R4は柱の軸剛性が低い

ほど小さな値を示し，曲げ変形成分の割合が増加していることを示している。実験Ⅳを見

ると，No.11，No.12 では Rs/R4がそれぞれ 0.36，0.37 となっており，外力分布の異なること

による差異は見られない。外力分布が同じ No.12～No.15 の Rs/R4を比較すると，接合筋比が

大きい No.13～No.15 では Rs/R4=0.2 前後，接合筋比の小さな No.12 では Rs/R4=0.37 となって

おり，接合筋比の大きいほうが滑り変形の割合が小さくなっている。実験Ⅴのスラブ付き

の No.21 の Rs/R4は 0.41 となっており，スラブのない No.12 の 0.37 と同程度の値を示してい

る。なお，アスペクト比の大きい No.22，No.23 で Rs/R4が小さくなっているのは，図 5.7 に

示したように，滑り変形が中層部で先行して生じたためである。 

前述のように鉛直滑りが大きくなり始めるときの部材角は，柱主筋が降伏した No.5 を除

くと R4=4～6/1000rad 程度であり，荷重-変形角曲線では勾配が緩やかになり始める部材角に

概ね対応することが明らかになった。最大強度を示す時期は，鉛直滑りの前・後あるいは

ほぼ同時の場合があることが分かった。鉛直滑りが大きくなり始めるときの Rs/R4は，柱の

軸剛性が小さい場合や接合筋比が大きい場合には小さな値を示し，部材角に占める壁板の

曲げ変形分が大きくなることを示している。鉛直滑りが発生した後の大変形時には，図 5.8

に見られるように，柱主筋が降伏した No.5 以外では Rs/R4=0.6～0.8 程度となり，曲げ変形

成分に比べて鉛直滑り成分の割合が大きくなっている。 
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表 5.3  滑り変形が大きくなったサイクルの Rs/R4 

図 5.8 滑り変形角と部材角の関係 
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5.3.3 等価粘性減衰定数 

荷重-変形角曲線から算出した全試験体の等価粘性減衰定数 heq（正・負加力の平均値，1

サイクル目）と R4=4/1000rad を基点とした塑性率μの関係を図 5.9 に示す。同図には，次式

による値を併記した。なお，式(5.1)の α を 1/π とした場合は，除荷時の剛性を /k  （k：

初期剛性）としたときの剛性低下型バイリニアモデルにおける定常ループ時の等価粘性減

衰定数の関係となる。 

1
1eqh 



 
  
 
 

                   (5.1) 

実験値の heqの下限は，塑性率 μ=2.5 程度までは α=1/π時の計算値を上回っているが，さ

らに塑性率が大きくなると α=1/π 時の関係より heqは小さくなり，α=0.25 時の関係と対応

している。 

 一般の曲げ破壊型耐震壁の heqの実験値は，文献 31)によれば μ=2 で 0.08～0.15 程度，μ=4

で 0.10～0.20 程度となっており，本システムの heqと同程度である。したがって，本システ

ムでは，本実験の範囲（μ<5，R4<20/1000rad）では一般の曲げ破壊型と同等のエネルギー吸

収性能を有しているものと判断される。なお，同図に示すように，壁板が終局時に曲げ破

壊する SLB 型,せん断破壊する SLS 型ともに heq-μ関係は同様である。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 5.9 等価粘性減衰定数と塑性率の関係 
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5.4 滑り破壊型耐震壁システムの終局強度の評価方法 

5.4.1 鉛直接合部の滑り強度と鉛直拘束力 

柱-壁板間の鉛直接合部の滑りが先行するSLB型システムおよびSLS型システムの曲げ強

度 Qwも，4 章と同様に壁板強度 Qpと左右 2 本の柱の負担せん断力の和ΣQcを累加すること

によって算定する。すなわち， 

w p cQ Q Q                        (5.2) 

SLB 型，SLS 型システムでは，終局時には鉛直接合部の滑り強度に達しており，壁板の

両側には滑り強度に等しい鉛直拘束力が作用していると考えられる。したがって，鉛直拘

束力 Vj を日本建築学会規準による次式 3)の鉛直接合部の滑り強度 QDV とすると，壁板強度

Qp は第 2 章および第 3 章の算定法により，柱の負担せん断力ΣQcは 4.4.2 項と同様に求める

ことができる。 

【鉛直接合部の滑り強度】3) 

0.10DV B SC y vQ A a                    (5.3) 

ここに， 

σB ：コッター部のコンクリート圧縮強度 

ASC ：コッター断面積 

σy  ：鉛直接合部を貫通する接合筋（梁主筋等）の降伏強度 

av  ：接合筋断面積 

 

 

5.4.2 鉛直滑りを考慮した曲げ強度の実験値と計算値の比較 

表 5.4 に実験時の最大荷重 Q1max（正・負加力の平均値）と前項で述べた鉛直滑りを伴う

曲げ強度の計算値 Qwを比較して示す。本実験では軸力を壁板のみに載荷しているため，壁

板強度の算定時にこの全軸力を考慮し，柱負担せん断力（同表，QT，QC）の算定時には鉛

直拘束力 Vj が軸力として作用するものとした。最大強度時には壁板の下層部には鉛直滑り

が生じており，また，ひび割れが多く発生しているので，ヒンジ領域 26)（壁板高さの 1/6

または水平長さの大きいほうの長さ）に相当する部分のコッターは最大強度に寄与しない

ものと考えて，Qwを算定する際にはヒンジ領域のコッターは無視した。スラブ付きの No.21

では，直交梁に定着されているスラブ筋は接合筋と同様の作用をするものと考えられるの

で，スラブ協力幅 1)内のスラブ筋（両側で 2 本）を接合筋に加えて計算した。また，表 5.4

には Qwに対する滑り強度実験値 Q1S（表 5.3 参照）の比率を併記した。 
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(1) 壁板の強度 

No.2，No.4，No.22，No.23 は，トラス機構が形成されず，アーチ機構のみで強度が算定

された。曲げ圧縮域における垂直方向の応力度比 σv /0.85σB は，No.23 以外は 1 以下となっ

ており，明らかに曲げ破壊であることを示している。No.23 の σv /0.85σB は 1.33 となってい

るので，断面解析（応力-ひずみ関係：コンクリート（梅村の e 関数法，引張応力無視），鉄

筋（完全弾塑性型））により検討した結果，壁板強度は本算定法と一致して 47kN となり，

中立軸比は xn/lw’=0.26，圧縮縁のひずみは 2,970×10-6であった。したがって，No.23 の壁板

も曲げ圧壊ではなく，縦筋の降伏による曲げ破壊であると判断される。 

実験Ⅲの No.3 と No.5 は，トラス機構が形成されているが，せん断破壊判定領域における

φ方向の圧縮応力度は有効強度に達しておらず（σc /νσB＜1），いずれも壁板は曲げ破壊で

ある。以上の曲げ破壊した 6 体の本算定法による壁板強度 Qpは，壁板の曲げ強度式による

Qb とほぼ一致しており，システム全体の破壊形式は SLB 型である。 

実験Ⅳの No.11～No.15 と実験Ⅴの No.21 は，σc /νσB=1 となり，壁板はせん断破壊して

いることが分かる。したがって，本算定法の Qp は，曲げ強度式の Qb を下回っている。壁

板のせん断破壊と判定される，これら SLS 型の 6 体のうち，No.11，No.13，No.14，No.15

は R4=15/1000rad まで，No.12，No.21 は R4=20/1000rad までは荷重の急激な低下は生じてお

らず，3 章の壁板単独の実験で確認されたように，柱を設けた本システムにおいても優れた

変形性能を示すことが明らかになった。横筋の降伏強度に対する応力度比 σsh /σsy は 0.40～

0.63 であり，横筋はひび割れ幅の抑制に寄与していたものと考えられる。 

(2) 本算定法の適合性 

Qp に柱負担せん断力計算値∑Qc を加えることによって，システム全体の強度計算値 Qw

が得られる。表 5.4 および図 5.10 に示すように，Qwに対する実験時の最大荷重 Q1maxの比率

Q1max /Qw は 1.03～1.53（平均 1.23）となっており，Qw に対する滑り強度実験値 Q1S の比率

Q1S/Qw は 0.91～1.42（平均 1.15）となっている。壁板の強度算定時の鉛直拘束力 Vj は，鉛

直接合部の滑り強度式に基づいて設定しているので，Qw は滑り強度実験値 Q1S によく適合

していることが分かる。 

No.13，No.15 およびスラブ付きの No.21 では，Q1S/Qwがやや大きくなっている。鉛直滑

りは下層から生じ，徐々に上層に進展することは先に述べたが，これらの試験体では最大

強度時には最上部近傍では滑り強度計算値以上のせん断力を負担していたものと考えられ

る。しかしながら，これらの試験体では，最大荷重を示した次のサイクルで荷重が低下し

て一定値を示すような荷重-変形角関係を示しており，本算定法でシステムの最大強度を評

価することは妥当であると言える。 
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表 5.4 実験時の最大荷重と本算定法による計算値 
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5.5 まとめ 

本章では，鉛直接合部の滑りを許容した SLB 型および SLS 型のプレキャスト連層耐震壁

システムの水平加力実験を実施し，破壊性状と終局強度を把握した後，本システム全体の終

局強度の評価方法を示した。結果をまとめると以下のとおりである。 

①柱-壁板間の鉛直接合部の滑りを許容した破壊形式は，終局時に壁板が曲げ破壊する SLB

型システム，壁板がせん断破壊する SLS 型システムともに優れた靭性能を有すること，

部材角が 1/50rad 程度までのエネルギー吸収能は一般の曲げ破壊型耐震壁と同等であるこ

とが確認された。 

②鉛直接合部の滑り変形は下層部から生じ，上層部に進展する。下層部の滑り変形が急増す

る部材角は 4～6/1000rad であり,その後，大変形時には全層が鉛直滑りを生じる変形モー

ドを示す。 

③鉛直滑りが大きくなるときの部材角に占める滑り変形の割合は，柱の軸剛性および接合筋

比に依存する。すなわち，柱の軸剛性が小さく，接合筋比が大きいほど曲げ変形の割合が

増加し，滑り変形の割合が減少する。大変形時における部材角に占める滑り変形の割合は，

概ね 60～80％であった。 

④壁板の鉛直拘束力を鉛直接合部の滑り強度に設定し，第 3 章で述べた連層壁板の強度算

定法により壁板強度を求め，これに柱の負担せん断力を加えることでシステム全体の終

局強度を評価できる。計算値に対する実験時の最大荷重の比率は 1.03～1.53（平均 1.23），

計算値に対する滑り強度実験値の比率は 0.91～1.42（平均 1.15）となり，計算値は安全側

に評価することが明らかになった。 

⑤壁板強度算定時には，ヒンジ領域 26)（壁板高さの 1/6 または水平長さの大きいほうの長さ）

に相当する部分のコッターは無効とし，スラブの協力幅 1)内のスラブ筋は接合筋に含めて

計算する必要がある。 

 

 本章で述べた SLB 型および SLS 型システムは，中高層の建物に適している構造であると

考えられる。中層建物の連層耐震壁ではせん断破壊型となることも多いが，本システムを

適用することによって，耐力を調整し，変形性能を向上させることが可能になる。また，

本システムを高層建物に適用すると，曲げ破壊時に壁脚部の側柱の圧壊を回避し，長期荷

重を支える柱や基礎構造の損傷を軽減することができるものと考えられる。 
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第 ６ 章 

 

壁板と柱の分離型設計法の試案 

 

 

6.1 はじめに 

曲げ補強筋のない壁板と柱を並列に配置し，両者間はコッターと梁位置の接合筋で接合

するという耐震壁システムの設計を可能にすることを目的とし，第 2 章および第 3 章では

壁板の強度算定法を提案し，第 4 章では壁板がせん断破壊する強度抵抗型の WS 型システ

ムについて，第 5 章では鉛直滑りを伴う靭性抵抗型の SLB 型および SLS 型システムについ

て破壊性状を把握し，システム全体の終局強度の評価方法を明らかにした。本システムの

終局強度は，柱-壁板間に介在する鉛直拘束力を考慮して壁板強度を算定し，これに柱の負

担せん断力を累加することにより得られる。したがって，壁板と柱のそれぞれについて，

設計用応力の把握と終局強度の評価が独立して行えるので，双方の損傷程度に配慮した設

計が可能になる。本章は，既往の設計指針や設計規準も参照して，このような壁板と柱の

分離型設計法の一連の流れを整理し，試案としてまとめるものである。 

 

 

6.2 総則 

6.2.1 設計方針 

本耐震壁システムは，柱-壁板間の鉛直接合部を適宜設計することによって，壁板のせん

断強度を発揮させる強度抵抗型システム（WS 型）あるいは鉛直接合部の滑りを伴う靭性抵

抗型システム（SLB 型，SLS 型）とすることができる。柱-壁板間に鉛直滑りが生じて剛性

が低下した後も耐力を保持し，優れた靭性能を示すことが実験により確認されているが，

このような新しい崩壊形をとる本システムでは，耐震安全性を確保するためにメカニズム

時の終局強度を把握することが重要であり，終局強度設計を行うことを原則とする。 

実験によれば，靭性抵抗型システムとした場合に鉛直滑りが急増する変形角は概ね 4～

6/1000rad であり，長期荷重時および短期荷重時においては，柱-壁板間の鉛直滑りは非常に

小さい。そこで，長期許容応力度設計および短期許容応力度設計を行う際には，柱-壁板間

の鉛直接合部が破壊しないことを確認し，6.7 節に示すように耐震壁に関わる既往の設計指

針・規準に準じて設計するものとする。 
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6.2.2 適用範囲 

(1) 壁板のコンクリートと補強筋 

本論文において強度算定法の適合性が検証された試験体の壁板部分のコンクリート圧縮

強度 σB の範囲は 28～50N/mm2 である。壁板の強度算定法では，第 2 章および第 3 章で述べ

たようにせん断破壊の判定にコンクリートの有効強度（νσB）
26)を用いており，コンクリー

ト強度が 60N/mm2 を超える高強度コンクリートを用いる場合には，有効係数 ν は適正な値

を用いる必要がある。 

試験体の壁板に用いた補強筋の降伏点 σy の範囲は 304～410N/mm2 である。したがって，

壁板の縦筋，横筋および鉛直接合部を貫通する接合筋に使用する異形鉄筋の種類はこれに

対応させて SD295A，SD295B，SD345，SD390 とする。これより高強度の鉄筋を用いる場

合には，本算定法で設定した壁横筋の応力度分布との整合性や鉛直接合部のせん断強度評

価式の妥当性を実験等により確認する必要がある。図 6.1 に，縦筋と横筋の補強筋比（壁縦

筋比 psv，壁横筋比 psh）の実験データの範囲を示す。壁板の耐力を高めるために psv，psh

を上げ過ぎても耐力が頭打ちになることも考えられるため，psv，psh の上限値は，同図に示

すように実験で検証された範囲に基づき，psv≦0.0135，psh≦0.0130 とし，psv，psh の下限値

は，RC 規準に準じ双方とも 0.0025 とする。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

(2) 壁板のアスペクト比 

 図 6.2 に，試験体の壁板長さ lw
’
と加力高さ h（連層壁板の場合は最上部の加力高さ）の範

図 6.1 壁板のせん断補強筋比の適用範囲と実験データの範囲の対応 
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囲を示す。壁板のアスペクト比 h/lw
’
の適用範囲は，同図に示すように 0.66 以上かつ 5.8 以

下とし，この範囲外となる場合は実験等によって構造性能を確認するものとする。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

(3) 壁板の開口 

図 6.3 に，壁開口位置の適用範囲を示す。本章は，無開口の壁板（同図左）に適用するこ

とを原則とし，壁板中央部に開口のある壁（同図右）は適用外とする。同図中央のように

柱に接して開口がある場合は，強度算定時の壁板長さ '
w を図示のように開口幅を除くこと

によって扱うことができるが，開口部上部の垂れ壁の設計を別途行う必要がある。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 図 6.3 壁開口位置の適用範囲 
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6.2.3 破壊形式と強度算定のフロー 

 システム全体の強度算定のフローを破壊形式の識別方法と共に図 6.4 に示す。まず柱の引

張強度（Nc+at･Cσy）と鉛直接合部強度 QDVを比較することによって，鉛直接合部の滑り破

壊の有無を検討する。QDVが大きい場合（Nc+at･Cσy＜QDV）には鉛直接合部は滑らず一体を

保ち，破壊形式はシステム全体の曲げ破壊（WB 型）あるいはせん断破壊（WS 型）となる。

一方，QDVが小さい場合（Nc+at･Cσy≧QDV）には鉛直接合部は滑り破壊となり，鉛直滑りを

伴う壁板の曲げ破壊（SLB 型）あるいはせん断破壊（SLS 型）となる。 

 壁板部分の強度 Qpは，第 2 章および第 3 章の算定法により計算する。壁板強度の計算過

程では，壁板の平均せん断応力度 i u を算出し，コンクリートの短期許容せん断応力度 fsの

1.5 倍以上となる層にのみトラス機構を形成する。壁板の破壊形式は，トラス機構とアーチ

機構の双方を考慮し，壁脚のせん断破壊判定領域（曲げ圧縮側の壁端から lw’/3 の領域）に

おけるφ方向（φ：トラス機構の圧縮束の角度）のコンクリート圧縮応力度 σc を検討する

ことにより判定する。σc がコンクリートの有効強度 νσB に達する場合はせん断強度が得ら

れ，壁板の破壊形式はせん断破壊（SLS 型）である。一方，σc＜νσB の場合は，全ての壁縦

筋が引張降伏する際の曲げ強度が得られ，壁板の破壊形式は曲げ破壊（SLB 型）となる。

ただし，SLB 型の場合は，壁脚部における曲げ圧縮破壊について別途検討する必要がある。

φ方向の σc を換算して垂直方向圧縮応力度 σV を算出し，σV が例えば 0.85σB（曲げ圧縮域

の応力ブロックの平均圧縮応力度 29)）以上に大きく算定される場合などは，断面解析等に

より壁板の曲げ圧壊の有無を検討することとする。 

 壁板強度 Qp を算定した後，柱の負担せん断力 Qcを計算し，両者の和をシステム全体の終

局強度 Qwとする。柱の負担せん断力は，第 4 章および第 5 章で述べた評価方法によるほか，

システム全体を 6.8 節に示す力学モデルで表し，静的弾塑性解析により算定してもよい。 

 以上のように，本耐震壁システムにおける破壊形式は，鉛直接合部の滑り破壊の有無お

よび壁板部分の破壊形式に応じて，以下の 4 つのタイプに分類される。 

 

(1) システム全体の曲げ破壊（WB 型） 

 WB 型は，鉛直接合部は一体を保ち，柱主筋および壁縦筋は引張降伏して，壁板はせん断

強度に達していない状態の破壊形式であり，一般の曲げ破壊型耐震壁と同様に既往の曲げ

強度式を用いて曲げ強度を算定できる。ただし，この破壊形式とするためには，鉛直接合

部の接合筋やコッターの仕様が他の破壊形式より過剰になると考えられるのでディテール

を詳細に検討する必要がある。 

 



 101

(2) システム全体のせん断破壊（WS 型） 

 WS 型は，鉛直接合部は一体を保ち，壁板がせん断破壊する破壊形式であり，本システム

では壁横筋が柱に定着されていないために，強度算定に一般の耐震壁のせん断強度式は適

用できない。したがって，第 4 章で述べたように鉛直拘束力を特定して壁板強度と柱負担

せん断力を算定し，システム全体の終局強度を評価する。WS 型は，比較的低層の建物など

の強度抵抗型システムに適した破壊形式であると考えられる。 

 

(3) 鉛直接合部の滑りを伴う壁板曲げ破壊（SLB 型） 

SLB 型は，鉛直接合部の滑り破壊が先行し，終局時に壁板が曲げ破壊する破壊形式であ

る。第 5 章で述べたように，壁板強度算定時に壁板の平均せん断応力度が小さく（ u ＜1.5fs）

トラス機構が形成されない場合や，トラス・アーチ両機構によるコンクリートのφ方向圧

縮応力度が有効強度以下（σc＜νσB）となる場合の破壊形式である。SLB 型は変形性能に優

れた破壊形式である。 

 

(4) 鉛直接合部の滑りを伴う壁板せん断破壊（SLS 型） 

 SLS 型は，鉛直接合部の滑り破壊が先行し，終局時にコンクリートのφ方向圧縮応力度 σc

が有効強度 νσB に達して壁板がせん断破壊する破壊形式である。SLS 型は壁板がせん断破壊

するので，SLB 型に比べて壁板の損傷程度は大きいものの，5 章で述べたように，優れた変

形性能を有している。



 102

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

START 

 壁板のせん断破壊（SLS 型）

（Qp=壁板のせん断強度）

 壁板の曲げ破壊（SLB 型）

（Qp=壁板の曲げ強度） 

鉛直接合部の滑り破壊 
（鉛直拘束力 Vj（=QDV））

END 

c t C y DVN a Q  

[計算過程] 
平均せん断応力度  の計算 

コンクリートの圧縮応力度の検討

壁板強度 Qp算定 
（第 2 章，第 3 章参照） 

柱負担せん断力 Qcの算定 

システム全体の終局強度（Qw=Qp+Qc） 

（第 4 章参照）

 システム全体の曲げ破壊（WB 型）

  あるいは 
 システム全体のせん断破壊（WS 型）

鉛直拘束力 Vj（＜QDV）の特定 

Nc Nc Nw 

Vj Vj 

P 

柱引張強度 

柱軸力 壁板軸力 

鉛直拘束力 j DVV Q

QDV：鉛直接合部強度 

図 6.4  破壊形式とシステムの強度算定 

WB，WS 型 ：第 4 章参照 
SLB，SLS 型：第 5 章参照

曲げ圧壊の検討 
（断面解析等） 

Yes 

No 

1
0.85

V

B






1.5i u sf 
1.5i u sf  ：トラス機構なし 

：トラス機構形成 

i u

（fs：短期許容せん断応力度） 

（σc：φ方向圧縮応力度，σV：垂直方向圧縮応力度） 

σc=νσB の場合 σc<νσB の場合 の場合 

at･Cσy 
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6.3 曲げモーメントに対する設計 

 終局時の曲げモーメントに対する検討では，壁板と柱についてそれぞれ式(6.1)，式(6.2)

を満足することを確認する。 

【壁板】 

wu U wDM M                          (6.1) 

【柱】 

cu U cDM M                          (6.2) 

ここに， 

wuM   ：壁板の曲げ強度で式(6.3)による 

U wDM   ：保有水平耐力時の壁板の設計用曲げモーメント 

cuM   ：柱の曲げ強度で 4.4.2 項例えば 1)，23)による 

U cDM   ：保有水平耐力時の柱の設計用曲げモーメント 

    ：割増し係数 

 

 

〔壁板の曲げ強度〕 
' ' '0.9 0.5 0.9 0.5 0.9wu j w w v y w wM V a N          

' ' '0.9 0.45 0.45j w w v y w wV a N                  (6.3) 

ここに， 

jV ：柱-壁板間の鉛直拘束力 

   破壊形式が WB 型または WS 型の場合 ：第 4 章に従い Vjを特定 

   破壊形式が SLB 型または SLS 型の場合 ： jV は式(6.4)による鉛直接合部の 

  せん断強度 DVQ  

wa  ：壁縦筋の全断面積 

yv ：壁縦筋の降伏強度 

'
w  ：壁板長さ 

N  ：壁板の軸力 

 

 

〔柱-壁板間鉛直接合部のせん断強度 3)〕 

0.10DV B SC y vQ A a                       (6.4) 

 ただし，コッター前面の支圧強度1.0 B bA   5)が式(6.4)第 1 項の 0.10 B SCA  より大き

くなるように，コッター深さ xi を設定する 

ここに， 
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B  ：コッター部のコンクリート圧縮強度 

SCA  ：コッター断面積（=Σ(ai×wi)） 

y  ：柱-壁板間の鉛直接合部を貫通する接合筋（梁主筋等）の降伏強度 

va  ：接合筋の断面積 

bA  ：コッター前面の支圧面積（=Σ(xi×wi)） 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

なお，破壊形式が WB 型または WS 型の場合の曲げ強度は，柱と壁板が一体となった耐

震壁と同様に検討できる。この場合の曲げ強度は次式で表される。 

〔WB 型,WS 型の場合のシステム全体の曲げ強度〕 

0.9 0.5 0.9 0.5 0.9wu t C y w w v y w wM a a N            

0.9 0.45 0.45t C y w w v y w wa a N                 (6.5) 

ここに， 

w   ：柱中心間距離 

ta   ：引張側柱の主筋全断面積 

yC  ：引張側柱の主筋の降伏強度 

図 6.5 記号の説明 

柱 壁板

コッター 

コッター 

コッター

壁板 

iw

ia

ix

ia

'
w

N

DVQ

t C ya 
w v ya 

'0.5 w

(1) 曲げ強度式の記号 (2) コッター形状に関する記号 

（i:コッター番号） 
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6.4 せん断力に対する設計 

 終局時のせん断力に対する検討では，壁板と柱についてそれぞれ式(6.6)，式(6.7)を満足す

ることを確認する。 

【壁板】 

p U wDQ Q                          (6.6) 

【柱】 

cu U cDQ Q                          (6.7) 

 

ここで， 

pQ   ：第 2 章（単層壁板）または第 3 章（連層壁板）によるせん断強度 

U wDQ  ：保有水平耐力時の壁板の設計用せん断力 

cuQ  ：柱のせん断強度の合計で例えば文献 1)，23)による 

U cDQ  ：保有水平耐力時の柱の設計用せん断力 

   ：割増し係数 

 

 

6.5 梁－壁板間の水平接合部の設計 

壁板－梁間の水平接合部の検討では，式(6.8)を満足すること確認する 

DH w suQ Q                          (6.8) 

 

ここに， 

DHQ  ：壁板－梁間の水平接合部のせん断強度で式(6.9)による 

suw Q  ：壁板のせん断強度 

   ：割増し係数 

' '1
0.15 1.0

3DH V w w w w sv sy B B BQ t l t l p A    
         

      (6.9) 

ここに， 
   ：摩擦係数 

鋼-コンクリート間 30)     ：0.4 
コンクリート-コンクリート間 5)： 1.4（一体打ち相当） 

1.0（粗面仕上げ） 

0.6（無処理） 
'
wl   ：壁板長さ 

wt   ：壁厚 
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V   ：壁脚コンクリートの鉛直方向の圧縮応力度（第 2 章参照） 

svp   ：縦筋比 

sy   ：縦筋の降伏強度 

AB   ：鉄骨梁を用いた際の支圧抵抗部（タイプ A，C：支圧板，タイプ B：支圧 

鉄骨）の受圧面積(図 6.6 参照) 

BB  ：支圧抵抗部のコンクリートの圧縮強度 

 

床スラブに作用する地震時の慣性力が梁を介して壁板に確実に伝達されるように，梁－

壁板間の水平接合部の検討を行う。式(6.9)の括弧内の第 1 項は梁-壁板間に作用する圧縮力

であり，壁板強度算定時にせん断破壊を判定する際に計算するφ方向の圧縮応力度の鉛直

成分の応力度 σV に曲げ圧縮域の面積（tw・0.15lw’ に仮定）を乗じて算定する。括弧内の第

2 項はせん断破壊判定領域 lsc（=lw’ / 3）の縦筋がせん断摩擦抵抗に寄与するものとしたとき

の圧縮力である。これらに摩擦係数μを乗じることでせん断摩擦抵抗分のせん断強度を算

定する。第 3 項は，図 6.6 に示すように鉄骨梁に支圧板等を用いたディテールとした際の支

圧力であり，受圧面積にコンクリート強度の 1.0 倍を乗じて算定する。 

本実験の水平接合部の余裕率は表 6.1 に示すように，1.21～1.90 となっており，現段階で

は各ディテールに応じてこれらの値を確保する必要があると考えられる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
図 6.6 水平接合部の支圧抵抗部とせん断摩擦抵抗部 

支圧鉄骨
BB

支圧抵抗部の 

支圧板の受圧面積 

せん断摩擦 

抵抗部となる 

せん断補強筋 

(1) タイプ A (2) タイプ B (3) タイプ C 

支圧板の受圧面積 

せん断摩擦 

抵抗部となる

せん断補強筋
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表 6.1  試験体の水平接合部強度の余裕率 

水平接合部強度計算値(式(6.9)) 余裕率 

試験体 

壁板強度 

計算値 
Qp 

(kN) 

摩擦

係数

μ 
第 1項 第 2項 第 3項

QDH 
(kN) 

QDH/Qp 

WI-S 1323 0.4 285 98 1220 1603 1.21 

WI-SC 1309 0.4 275 98 1452 1826 1.39 実験Ⅰ 

WO-SC 1312 0.4 286 98 2108 2491 1.90 

WI-PCa1 852 1.0 758 289 0 1047 1.23 
実験Ⅱ 

WI-PCa2 853 1.0 758 289 0 1047 1.23 

 

 

6.6 最上階および最下階の梁の設計 

耐震壁システムの最上階および最下階の梁は，式(6.10)を満足することを確認する。 

maxbbu MM                           (6.10) 

maxb bt ba LM M M M                       (6.11) 

2

'
sw

jtbt

j
VM





                       (6.12) 

'0962.0 wjaba VM                        (6.13) 

 

ここに， 

buM    ：梁の曲げ強度 

maxbM   ：梁の最大曲げモーメント 

,bt baM M  ：トラス機構，アーチ機構による最大曲げモーメント 

,jt jaV V   ：トラス機構分，アーチ機構分の鉛直拘束力 

LM    ：長期荷重による曲げモーメント（梁端から(lw’-js)/2 の位置） 

sj     ：下式による縦筋の合力の応力中心間距離 

 

 






















1
2

1
2

1

'

'
'

tw

tw
w

s

h

A
h

j









           (6.14) 

     2

1 1

1 1 1 log 2 2 1 3 2

3 4 3 2

t

t t t t

t

A



   


             
   

       (6.15) 

 

最上階および最下階の梁の曲げ強度 buM は，壁板強度算定時のトラス機構とアーチ機構

による最大曲げモーメントと当該位置における長期荷重による曲げモーメントの和
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図 6.7 トラス機構による梁の最大曲げモーメント 

図 6.8 アーチ機構による梁の最大曲げモーメント 

max ( )b bt ba LM M M M   を上回っている必要がある。トラス機構による梁の曲げモーメン

トは，図 6.7 に示すようにトラス機構分の曲げ戻しモーメント Mt に応じて得られるので，

最大曲げモーメント Mbtは縦筋の引張合力の作用位置に生じ，式(6.12)で表される。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 一方，アーチ機構による梁の曲げモーメントは，アーチ機構分の曲げ戻しモーメント Ma

が作用した時に梁に作用する反力を図 6.8 に示すように仮定すると，最大曲げモーメント

Mba は梁端から  ' '0.211 ( (3 3) / 6 )w wl l  の位置に生じ，式(6.13)のように表される。Mbt と

Mba の発生位置は若干異なるが，式(6.11)に示すように両者の和を水平力による梁の設計用

曲げモーメントとする。 
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'
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
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'0 .0962ba ja wM V  
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6.7 許容応力度設計 

本システムでは，長期および短期荷重時に柱-壁板間の鉛直滑りを生じさせないこととす

る。終局時においても鉛直滑りを生じさせない破壊形式（WB 型，WS 型）では，長期およ

び短期荷重時の許容応力度設計は，RC 規準 1)に従い，式(6.16)および式(6.17)を用い，一般

の耐震壁と同様に扱うこととする。ただし,壁板の短期許容せん断力 Qws(Q2 の第 1 項)を算

定する際の壁板の有効長さ el （式(6.21)）は，本システムの壁横筋が柱に定着されていない

ことを考慮し，付着区間を控除することを意図して，壁板長さ（両側の柱-柱間の内法長さ）

l に 0.8 を乗じた値を用いる。また，柱が負担する許容せん断力 Qcs（式(6.22)）の算定では，

拘束効果による割増係数 は両側に柱が付く壁であっても 1.0 とする。 

一方，終局時に鉛直滑りを許容する破壊形式（SLB 型および SLS 型）では，長期荷重時

は同様に式(6.16)を用い，短期荷重時はせん断ひび割れ強度のほぼ下限値に相当する，コン

クリートのみの許容せん断応力度による耐力 Q1（式(6.19)）を用いることとする。 

以上のように設定した，各試験体の長期および短期許容せん断力を，実験時の荷重-変形

角曲線と比較して図 6.9(1)～(5)に示す。実験により確認された，短期許容せん断力 QASに対

する終局強度（実験時の最大荷重 Q1max）の余裕率は，強度抵抗型の WS 型で Q1max/QAS=2.24

～2.50（平均 2.35），靭性抵抗型の SLB，SLS 型で Q1max/QAS=1.33～2.18（平均 1.66）となっ

ている。 

 

【長期許容せん断力 QAL】 

sLAL fltQ                            (6.16) 

   ここで， 

t   ：壁厚 

l   ：柱を含む耐震壁システムの全せい 

sL f  ：コンクリートの長期許容せん断応力度 

 

【短期許容せん断力 QAS】 

WB 型および WS 型 

),max( 21 QQQAS                         (6.17) 

SLB 型および SLS 型 

1ASQ Q                             (6.18) 

sS fltQ 1                           (6.19) 

2 ws csQ Q Q                           (6.20) 
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ws sh e tQ p t l f                           (6.21) 

  0.5 0.002cs c s w t wQ b j f f p                  (6.22) 

ここに， 

t   ：壁厚 

l   ：柱を含む耐震壁の全せい 

el  ：壁板の有効長さで  8.0el とする 

l   ：壁板長さ（両側の柱-柱間の内法長さ） 

cb  ：柱幅 

j   ：柱の応力中心間距離（＝ cd)8/7( または cD8.0 ） 

cD  ：柱せい 

cd  ：柱の有効せい 

sS f  ：コンクリートの短期許容せん断応力度 

tf  ：壁筋のせん断補強用短期許容引張応力度 

tw f  ：柱帯筋のせん断補強用短期許容引張応力度 

hsp  ：壁横筋のせん断補強筋比 

wp  ：柱の帯筋比で 0.012 以上の場合は 0.012 とする 

  ：拘束効果による割増係数で本論文では 0.1 とする 
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(1) WI-S                  (2) WI-SC 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

(3) WO-SC 

 

 

図 6.9(1) 実験と荷重増分解析結果の比較（WS 型，鉄骨梁，実験Ⅰ） 
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図 6.9(2) 実験と荷重増分解析結果の比較（WS 型，壁板 3分割，実験Ⅱ） 
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図 6.9(3) 実験と荷重増分解析結果の比較（SLB 型，実験Ⅲ,軸力なし） 
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図 6.9(4) 実験と荷重増分解析結果の比較（SLS 型，実験Ⅳ） 
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図 6.9(5) 実験と荷重増分解析結果の比較（SLB 型，SLS 型，実験Ⅴ） 
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6.8 静的非線形解析時の力学モデル 

建物の静的非線形解析を行う際の本耐震壁システムの解析モデルを図 6.10 に示す。3 本

柱置換ばねモデル 23)のように壁板と柱をそれぞれ線材置換したモデルであるが，本モデル

では柱-壁板間の鉛直接合部の位置に垂直方向のせん断ばね（滑りばね）を配して，鉛直接

合部の滑り変形を考慮する。滑りばねは，非常に小さな変形で終局強度に達した後，実験

で確認されたように急激な荷重低下は生じないものとし，図 6.11 に示すバイリニア型の復

元力モデルに設定する。ヒンジ領域の滑りばねは，第 5 章で述べたようにコッターを無効

として扱う。本モデルによる試験体の荷重増分解析結果を，実験時の荷重-変形角曲線およ

び第 4 章,第 5 章の評価方法によるシステム全体の終局強度計算値 Qwと比較して前出の図

6.9 に併記した。なお，壁板のせん断ばねの終局強度は，単層試験体では第 2 章の方法によ

り，連層試験体では第 3 章の方法により算定し，その他のばねの諸元は第 4 章 4.4 節と同様

に設定した。 
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図 6.10 耐震壁システムの力学モデル 
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ヒンジ領域（全高さの 1/6 または壁板水平長さの大きい方の長さの領域）26) 
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ここに, QDV：鉛直接合部の滑り強度，σB：コンクリート圧縮強度，Asc：コッター断面積， 

σy：接合筋の降伏強度， va ：接合筋の断面積 

 

 

  

図 6.9(1),(2)の WS 型の荷重増分解析結果を見ると，WI-PCa1（縦筋間隔の大きい試験体）

を除き，壁板がせん断破壊に至るまでの荷重-変形角曲線と良い対応を示している。図 6.9(3)

～(5)の SLB 型，SLS 型の荷重増分解析結果では，壁板が終局強度 Qp（曲げ強度あるいはせ

ん断強度，図中の○印）に達して，剛性が大きく低下する状況が共通して見られる。荷重

増分解析結果の Qp 時の層せん断力は，壁板と柱 2 本のせん断力を累加したものであるが，

図示のように第 4 章,第 5 章で述べた全体強度計算値 Qwと同程度の値を示している。上層

部(3 層目，4 層目)の鉛直接合部の滑り（図中の△印）は，試験体によって Qp 時に前後し

て現れるが，上層部が滑るまでは Qp後も荷重は若干上昇する様子が解析結果に表れており，

荷重-変形角曲線と概ね対応することが分かる。したがって，本モデルを用いて静的非線形

解析を行うことによって，連層耐震壁システムの崩壊メカニズムの検証が行えるものと考

えられる。 

 

 

6.9 まとめ 

曲げ補強筋のない壁板と柱を並列に配置して構成する耐震壁システムの設計法として，

両者間に介在する鉛直拘束力を考慮し，柱と壁板を独立して取り扱う分離型設計法の試案

を提示した。本設計法では，柱-壁板間の鉛直接合部が終局時に滑り破壊する新たな崩壊形

鉛直滑り S(mm) 
0.1mm 

KSL 

0.0001･KSL 

図 6.11 滑りばねの復元力モデル 
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を許容しているため，耐震安全性を確保するためにメカニズム時の終局強度を把握するこ

とが重要であり，終局強度設計を行うことを原則としている。 

本システムでは梁-壁板間の水平接合部の破壊は許容しないことから，水平接合部の設計

では実験に基づく余裕率を確保することとしている。最上階の梁や 1 階がピロティの場合

の 2 階の梁では，壁板強度算定時のトラス機構およびアーチ機構の反力がとれるように設

計することとしている。また，許容応力度設計を行う場合の長期および短期許容せん断力

は，RC 規準を準用している。ただし，鉛直滑りを許容する場合の短期許容せん断力は，コ

ンクリートのみの許容せん断応力度による耐力を用い，短期荷重時の壁板の損傷をせん断

ひび割れがあまり発生していない状態に抑えることとした。短期許容せん断力に対する終

局強度の余裕率は，強度抵抗型（WS 型）で 2.24～2.50（平均 2.35），靭性抵抗型（SLB，SLS

型）で 1.33～2.18（平均 1.66）である。 

システム全体の終局強度の算定は，第 4 章および第 5 章で示したように壁板強度と柱の

負担せん断力を累加することにより容易に行える（表計算ソフトで計算可能）が，建物の

骨組モデルに本システムを組み込んで静的非線形解析を行う際には，3 本柱置換ばねモデル

23)に鉛直接合部の滑りばねを設けたモデルを適用することしている。試験体をモデル化して

荷重増分解析を行った結果，荷重-変形角曲線は実験結果と良い対応を示した。このように，

本モデルを用いて連層耐震壁システムの崩壊メカニズムを検証し，壁板と柱の設計用応力

を把握してそれぞれの設計を分離して扱うことで，双方の損傷程度に配慮した詳細な設計

が可能になるものと考えられる。 
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第 ７ 章 

 

総  括 

 

 

本論文では，壁横筋の柱への定着を省略し，設計・施工の両場面で壁板と柱を分離して

扱う，新しい耐震壁システムの設計を可能にすることを目的として，本システムの構造性

能を実験に基づき把握するとともに，壁板強度の理論的算定法とシステム全体の終局強度

の評価方法を提案した。 

本システムは，壁板，柱および両者間の鉛直接合部の強度を適宜設計することによって，

終局時の破壊形式を，鉛直接合部の滑りを防止してシステム全体の曲げ破壊（WB 型）や壁

板のせん断破壊（WS 型）としたり，鉛直接合部の滑りを許容して，柱主筋の降伏する前に

壁板を曲げ破壊（SLB 型）あるいはせん断破壊（SLS 型）とすることができる。水平力に

対する抵抗機構において壁板と柱を分離することによって，壁板に発生するせん断ひび割

れの柱への伸展が抑制され，柱の損傷状況を軽減できること，鉛直接合部の滑りを許容す

る SLB 型や SLS 型では優れた変形性能を示すことが明らかになった。 

このように破壊形式を自由に設計できるようにするためには，壁板のせん断強度を把握

することが不可欠であるが，本システムのように曲げ補強筋のない壁板のせん断強度を算

定する方法は見あたらない。そこで，まず 1 層 1 スパンの単層壁板を対象とし，新たなト

ラス・アーチ理論に基づく強度算定法を提案した。トラス機構では，壁横筋の応力度が両

端部で 0 となり，中央部で最大応力度を示すという曲げ補強筋のない壁板に特有のせん断

応力度分布を考慮し，応力度変化のある部分では，横筋の引張力が付着抵抗によってコン

クリートに伝達され，コンクリートの斜め圧縮束と縦筋の引張力に釣り合う応力抵抗機構

を構成している。アーチ機構では，壁板を細分割し，軸力と縦筋を考慮して各要素ごとに

アーチを形成し，壁脚部に設定したせん断破壊判定領域における圧縮応力度がコンクリー

トの有効強度に達するまで積算して強度を算定する。この積算を全要素（壁長さ）で行え

ば，壁縦筋が全て降伏するときの曲げ強度に等しくなるように設定しており，したがって，

本算定法は曲げ強度からせん断強度までの統一された強度算定法となっている。本算定法

による強度計算値（曲げ強度あるいはせん断強度）は，単層壁板の実験結果とよい対応を

示すことを確認した。 

水平力を多層から受ける連層壁板の場合には，下層ほどせん断力が大きくなるため，ト

ラス機構は単層壁板のように一様にはならない。そこで，単層壁板の算定法を基本とし，

連層壁板の強度算定法に拡張した。n 層からなる壁板のトラス機構は，各水平力の作用高さ
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までの n 個の壁板を合成して扱っており，トラス機構の成立はせん断ひび割れの多数発生

する層のみとしている。アーチ機構では，各層の水平力に釣り合う斜め圧縮束を考慮し，

単層壁の場合と同様に連層アーチ機構を構成した。2 層壁板の実験結果と本算定法の計算を

検証した結果，実験結果のひび割れ状況と本算定法のトラス機構の形成状況は概ね対応し，

計算値は実験値によく適合した。 

壁板の強度算定法を明らかにした後，壁板と柱で耐震壁システムを構成し，水平加力実

験を実施した。壁板のせん断強度を発揮させる強度抵抗型の WS 型耐震壁システムでは，

鉛直接合部に作用する鉛直拘束力を特定して壁板強度を算定し，これに柱負担せん断力を

加えることでシステム全体の強度を把握できることを確認した。なお，壁板をプレキャス

ト化し 3 分割にした場合には，アーチ機構のみを考慮することで実験値と対応することを

確認した。 

鉛直接合部の滑りを許容する靭性抵抗型の SLB 型および SLS 型プレキャスト連層耐震壁

システムの実験結果では，優れた変形性能を示すことが明らかになった。システム全体の

強度算定では，鉛直接合部の滑り強度を鉛直拘束力として壁板強度を算定し，これに柱負

担せん断力を加えることで，実験値と計算値が対応することを確認した。すなわち，本耐

震壁システムは，全体系の破壊形式に関わらず，壁板強度と柱負担せん断力を累加するこ

とにより終局強度の評価が可能である。 

 建設業界では熟練工の不足が懸念されて久しいが，建物の品質に対するニーズはますま

す高まっている。天候に左右されない工場内で高い品質管理のもとで部材を製造し，現場

で部材を組み立てるというプレキャスト工法の適用は，これらの課題の解決策のひとつで

あろう。壁板と柱を分離して扱う本システムは，壁板と柱を一体打ちにした耐震壁に比べ

てせん断強度は低くなるが，施工面ではプレキャスト工法の採用を容易にし，設計面では

主としてせん断力を負担する壁板と軸力を支える柱のそれぞれの設計用応力に応じた詳細

な設計を可能にするものと考えられる。第 6 章では，既往の設計指針や設計規準も参照し

て，このような新たな耐震壁システムを設計する際の指針を試案として提示した。 
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