
大成建設技術センター報 第 56 号(2023) 

22-1 

 
 

鋼繊維補強コンクリートを適用した耐震壁の開発 
 

 

 

小河 雅広＊１・杉山 智昭＊１・高橋 智也＊１・村松 晃次＊２・渡辺 英義＊１・河本 慎一郎＊３ 
 

Keywords : shear wall, steel fiber reinforced concrete, bending, tension ductility, crack width, ultimate deformation 

耐震壁，鋼繊維補強コンクリート，曲げ，引張靭性，ひび割れ幅，限界変形角 

 

1.  はじめに 
 
鋼繊維補強コンクリート（以下，SFRC）は鋼繊維の

効果によりコンクリートの力学性能を改善できること

が古くから知られている 1)。また，SFRC を適用した構

造部材の構造特性を把握することを目的とした研究 2), 3)

も為されており，SFRC が構造部材の耐力の向上，変形

性能の向上やひび割れ等の損傷抑制に有効であること

が示されてきているが，その効果は十分に明らかにな

っておらず，主要構造体への適用実績は未だ少ない状

況にある。 
近年，地震により非構造部材が損傷を受けて建物の

機能継続が困難となる事例が発生していることから，

地震後に補修せずに継続使用できるレジリエントな建

物が求められている。非構造部材の損傷を抑制するた

めには水平剛性の高い耐震壁を用いて層間変形を小さ

く抑えることが有効である。図-1 に示すように地震力

を負担する連層耐震壁を建物外周部やコア部に集約さ

せる架構形式は，建築計画の自由度が高く，室内空間

を広く確保できるため，近年設計される中層から超高

層の建築物に多く採用されている。しかし，このよう

な架構では，耐震壁に大きな地震力が作用するため，

脆性的なせん断破壊を生じたり，ひび割れ等の損傷が

大きくなったりする危険性がある。 
筆者らは，耐震壁のせん断耐力，変形性能やひび割

れ等の損傷に対する SFRC の補強効果の把握を目的と

した研究を行っている。既報 4)では，SFRC を用いた耐

震壁のせん断耐力等の把握を目的にせん断破壊先行型

実験を実施し，SFRC のせん断補強効果を示している。

本論文では，変形性能およびひび割れ等の損傷抑制に

対する SFRC の補強効果の把握を目的に実施した曲げ

降伏先行型の実験を報告する。 
 

2.  実験概要  
 
2.1  試験体概要 
実験に使用した鋼繊維を写真-1 に示す。鋼繊維は，

繊維径 0.55mm，繊維長さ 35mm，アスペクト比 65，公

称引張強度 1850N/mm2 ，両端 1.5 段フック付きとした。 
試験体一覧を表-1 に，試験体配筋図および柱主筋と

壁縦筋のひずみ計測位置を図-2 に示す。 
試験体は実大の 1/3 程度の縮尺の 2 層 1 スパンの耐震

壁であり，曲げ挙動を把握するため壁のせん断破壊に

対して壁脚部の曲げ降伏が先行するように計画した。

試験区間の上下には剛強なスタブを設け，壁厚 t は

180mm，壁内法高さは 2300mm，壁全長 L は 2200mmと
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図-1  耐震壁の架構適用例 
Fig.1  Example of shear walls 

写真-1 鋼繊維 
Photo.1  Steel fiber 
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した。側柱は，柱せい D を 500mm，柱幅 B を壁厚と等

しい 180mm とし，その断面内には壁横筋と同じ間隔で

閉鎖型の帯筋を配筋し，脚部の高さ D の範囲に千鳥配

置で幅止め筋を配筋した。壁筋は縦横で同じ補強筋量

とし，壁横筋を柱の断面内に定着した。コンクリート

目標強度は 60N/mm2 とした。 
実験パラメータは鋼繊維の有無，軸力比 η ，柱主筋

比 pg と壁筋比 ps であり試験体数は 4 体である。 
No.1,2は損傷性能や靱性能に対する SFRCの補強効果

を把握する試験体である。No.1 は RC 試験体，No.2 は

鋼繊維の混入量 Vsf（コンクリート体積に対する割合）

が 1.0%の SFRC 試験体であり，両試験体のせん断余裕

度（せん断耐力／曲げ耐力）が同等（1.10 程度）とな

るように設定した。ここで，せん断耐力は SFRC の補

強効果を既報 4)と同様に壁補強筋量Δpsに換算して求め，

両試験体のΣps（= ps +Δps）を同等に設定した。Δpsは

後述の引張軟化曲線より 0.83%（Δps=σt/σsy，σt:SFRC
が負担する引張応力度で 3N/mm2 とした，σsy:壁筋降伏

点強度で(345×1.05)N/mm2 とした）と仮定した。これ

らより，ps は，No.1 では 1.13%，No.2 では 0.30%（Σ

ps=0.30+0.83=1.13%）と設定した。 
No.3,4 は SFRC で高軸力の試験体である。軸力比 η は

柱断面に対する値（N=η・2BDσB：B:柱幅，D:柱せい，

σB:コンクリート圧縮強度）であり，No.1,2 の 0.15 に対

し，No.3,4 は 0.30 とした。No.3 は No.1,2 と同じせん断

応力度レベル，せん断余裕度とするため柱主筋量を少

なく設定した。No.4 は No.1~3 よりもせん断応力度の大

きい試験体とし，ps=0.79%（Σps=0.79+0.83=1.62%）と

高補強とした。 
試験体製作時のコンクリートは横打ちとし，柱と壁

を同時に打設した。その後，試験区間のコンクリート

をスタブ内に 40mm 埋め込んだ位置にセットし，スタ

ブには普通コンクリートを横打ちした。 

表-1 試験体一覧 
Table 1  Test specimen 

 No.1 No.2 No.3 No.4 
鋼繊維量 Vsf (%) 0.0 1.0 

壁配筋 
（縦横） 

ps＝1.13% 
2-D10@70 

(SD345) 

ps＝0.30% 
2-D6@120 

(SD345) 

ps＝0.79% 
2-D10@100 

(SD345) 
軸力比 η 0.15 0.30 

柱主筋 
pg=3.83% 
12-D19 
(SD490) 

pg=2.55% 
8-D19 

(SD490) 

pg=3.83% 
12-D19 
(SD490) 
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図-2 試験体配筋図および柱主筋と壁縦筋のひずみ計測位置 
Fig.2  Reinforcement of specimen and location of measurement on 
column longitudinal reinforcement and wall vertical reinforcement  

(e) No.4 断面 

(d) No.3 断面 

(c) No.2 断面 

(b) No.1 断面 

単位 mm 
ひずみ計測位置：■柱主筋●壁縦筋 

240(>20d)2-D10@100 12-D19

18
0

CL

500600
1100

150(>20d)2-D6@120 8-D19

18
0

CL

120(20d)2-D6@120 12-D19

18
0

CL

240(>20d)   CL 2-D10@70 12-D19

18
0

図-5 引張軟化曲線 
Fig.5  Tension 
softening curve 

 
表-2 コンクリート材料試験結果 

Table 2  Properties of concrete 
 圧縮強度 

(N/mm2) 
ヤング係数 

(×104N/mm2) 
割裂引張強度 

(N/mm2) 
No.1(普通コン) 61.2 3.16 3.20 

No.2~4(鋼繊維コン) 63.8 3.26 4.45 

 
表-3 鉄筋材料試験結果 

Table 3  Properties of steel reinforcement 

使用箇所 径 材種 降伏点 
(N/mm2) 

引張強度 
(N/mm2) 

ヤング係数 
(×105N/mm2) 

伸び 
(％) 

柱主筋 D19 SD490 550 705 1.92 19 

柱帯筋,
壁筋 

No.1,4 D10 SD345 391 567 1.80 16 
No.2,3 D6 SD345 379※ 590 1.85 17 

※：0.2%オフセット耐力による値 

図-4 圧縮応力－ひずみ関係 
Fig.4  Stress-strain curve 
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2.2  加力方法 
 加力装置図を図-3に示す。既報 4)と同様に一定の軸力

N を保持した状態でせん断力 Q を試験体左右から正負

交番繰り返し載荷で与えた。加力サイクルは R=±
1/3200，±1/1600を各1 回，±1/800，±1/400，±1/200，
±1/100，±1/66 を各 2 回，±1/50 を 1 回とし，せん断

力が著しく低下するまで加力した。 
2.3  使用材料および SFRC の特性 
使用したコンクリートの材料試験結果を表-2 に，鉄

筋の材料試験結果を表-3 に示す。 
RCとSFRCの圧縮応力－ひずみ関係を図-4に，SFRC

の引張軟化曲線を図-5 に示す。試験方法は既報 4)と同

様であり，引張軟化曲線を求める試験 5,6)は SFRC のみ

実施した。各図は RC を黒で，SFRC を赤で表しており，

図-4 は各 3 体，図-5 は各 4 体の平均を太線で示してい

る。図-4 より，圧縮強度後の応力度低下は SFRC が緩

やかである。図-5 より，SFRC はひび割れ後も引張応力

を維持し，ひび割れ後の平均の最大引張応力度は約

3.7N/mm2 である。圧縮，引張とも SFRC の靱性能は既

報 4)の Vsf =1.0%と同程度である。 
 

3.  実験結果の概要 
 
3.1  破壊経過状況の概要 
各試験体の全体破壊状況写真を図-6 に示す。上段が

R=－1/200 時，下段が最終破壊時である。R=－1/200 時
の写真より，SFRC で ps=0.30%の No.2,3 のひび割れ本

数は RC で ps=1.13%の No.1 よりもやや少ない程度であ

り，SFRC によりひび割れ幅が小さくなっている。

SFRC で高軸力・高補強の No.4 のひび割れ本数は No.1
と同程度であった。 
いずれの試験体とも破壊モードは曲げ降伏型となり，

その後，図-6 下段のように No.1 は壁脚部の圧壊，

No.2,3 は圧縮柱の圧壊を伴う壁のせん断破壊（せん断

圧縮破壊），No.4 は柱脚部の圧壊により急激な耐力低下

が生じた。 
No.1~3 の R=+1/100 時の端部破壊状況写真を図-7 に示

す。圧壊によるかぶりコンクリートの剥落の範囲と程

度は SFRC の No.2 が RC の No.1 に対して小さく，SFRC
で高軸力の No.3 は No.2 よりやや大きい。 
3.2  荷重―変形関係 

正載荷時の実験結果一覧を表-4 に，せん断力 Q－全

体変形 δ 関係を図-8 に示す。以下のせん断力 Q は全て

P-δ 効果を考慮した数値を示している。 
RC の No.1 と SFRC の No.2 は約 R= 1/4000，高軸力の

No.3,4 は約 R=1/2000 で曲げひび割れが発生し，いずれ

の試験体とも約 R=1/500 でせん断ひび割れが発生した。

SFRC の No.2 の曲げひび割れ発生荷重およびせん断ひ

び割れ発生荷重は RC の No.1 と比較してやや大きく，

高軸力の No.3,4 の曲げひび割れ発生荷重およびせん断

ひび割れ発生荷重は No.1,2 より大きい。 
いずれの試験体とも R=1/200~1/100 で引張柱主筋の全

数が降伏して想定通り曲げ降伏型の破壊モードとなっ

た。 

図-6 全体破壊状況（上：R=－1/200 ピーク時，下：最終破壊時） 
Fig.6  Damage state of specimen (Upper: R=－1/200 loading, Lower: at failure) 

(a) No.1(RC 基準) (b) No.2(SFRC 基準) (c) No.3(SFRC,高軸力) (d) No.4(SFRC,高軸力,高補強) 図-7 端部破壊状況 
（R=+1/100 時） 

Fig.7  Damage state 
of lower corner 

(R=+1/100 loading) 
 

(a) No.1(RC 基準) 

(b) No.2(SFRC 基準) 

(c) No.3(SFRC,高軸力) 
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RC の No.1 は約 R=1/100 で最大耐力に到達し，

R=+1/66 の 1 回目のサイクルのピーク時で圧縮柱の圧壊

により最大耐力の 80%以下まで耐力低下した。その後，

R=+1/66 の 2 回目のサイクルで圧縮柱主筋の座屈を伴い

ながら壁脚部の中央部も圧壊して急激に耐力低下した。 
SFRC の No.2 は約 R=1/100 で最大耐力に到達し， 

R=+1/66 の 2 回目のサイクルまで最大耐力の 80%以上の

荷重を維持しており，SFRC による靱性能向上効果が確

認された。その後，約 R=+1/50 で圧縮柱の圧壊が顕著

になり，対角線状のせん断ひび割れが大きく開いて，

せん断破壊により急激に耐力低下した（せん断圧縮破

壊）。 
SFRC で高軸力の No.3,4 は No.2 よりやや小さい変形

角の約 R=1/120 で最大耐力に到達している。No.3 は約

R=+1/90 で No.2 と同様にせん断圧縮破壊に至った。

No.4 は約 R=+1/80 で圧縮柱脚部の圧壊により急激に耐

力低下しており，No.3 より変形性能がやや大きい。 

図-8(e)に見られるように，ひび割れ発生後の剛性低

下は高軸力の No.3,4 が No.1,2 よりも小さい傾向にある。

曲げ耐力は，SFRC の No.2 が RC の No.1 と比較して大

きい。これは，脚部の危険断面を SFRC が横切り，引

張力を負担したためと考えられる。変形性能は，RC の

No.1 に対して SFRC の No.2 で壁筋量が少ない場合でも

向上しており，SFRC の高い補強効果が認められる。高

軸力の No.3,4 は圧縮柱脚部の圧壊で変形性能が決定さ

れ，No.2 よりも変形性能が低下する傾向がある。 
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図-8 せん断力 Q－全体変形 δ 関係の実験結果 
Fig.8  Relationship of shear force (Q) and story drift (δ) 

(b) No.2（SFRC 基準） 

(c) No.3（SFRC，高軸力） 

◇曲げひび割れ発生 
 引張柱主筋降伏 
◆引張柱主筋全数降伏 □せん断ひび割れ発生 

●最大耐力 

cQmu：曲げ耐力計算値（略算式 7）） 

cQsu1：SFRC の引張応力度 σt=3N/mm2とした 
せん断耐力計算値（広沢 mean 式 7）） 

(d) No.4（SFRC，高軸力，高補強） 

(e) 包絡線の比較（正載荷） 
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表-4 実験結果一覧（正載荷時） 

Table 4  Results of experiments (positive loading) 

 
No.1 No.2 No.3 No.4 

Q 
(kN) R Q 

(kN) R Q 
(kN) R Q 

(kN) R 

曲げひび割れ発生 349 1/4400 394 1/4100 924 1/1500 685 1/2100 
せん断ひび割れ発生 1293 1/500 1430 1/500 1761 1/500 1796 1/500 

最大耐力 eQ max 2085 1/110 2258 1/100 2271 1/140 2619 1/120 
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図-10 せん断ひび割れ幅の比較 
Fig.10  Comparison of shear crack width 

(a) ピーク時（最大） (b) 除荷時残留（最大） 
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図-9 曲げひび割れ幅の比較 
Fig.9  Comparison of flexural crack width 

(a) ピーク時（最大） (b) 除荷時残留（最大） 
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3.3  ひび割れ幅 
正載荷側のピーク時および残留（除荷時）における

最大曲げひび割れ幅を図-9 に，最大せん断ひび割れ幅

の推移を図-10 に示す。ピーク時ひび割れ幅は，図-9(a)
の曲げひび割れは試験体ごとの差異が小さく，図-10(a)
のせん断ひび割れは ps の小さい SFRC の No.2 と SFRC
で高軸力の No.3 が RC の No.1 と SFRC で高軸力・高補

強の No.4 と比較してやや大きい。一方，図-9(b)，図-
10(b)より，許容せん断力を超えた R=+1/200 時の除荷時

残留ひび割れ幅は，曲げ・せん断ともにいずれの試験

体とも 0.10mm 以下と小さく，RC の No.1 に対して psの

小さい SFRC 試験体の No.2~4 においてもひび割れの損

傷は小さい。残留せん断ひび割れ幅は，R=+1/100 時で

もいずれの試験体とも 0.20mm 以下である。特に，

ps=0.30%と小さい No.2,3 のせん断ひび割れが，R=1/200
時に短期許容せん断力を超える荷重を経験後，除荷時

には 0.10mm 以下の小さい幅まで閉じたことから，

SFRC の損傷抑制効果が高いといえる。 
3.4  柱主筋および壁縦筋のひずみ性状 
柱主筋および壁縦筋のひずみ分布を図-11 に示す。図

-11 のひずみは図-2 に示した位置で計測したひずみであ

り，R=+1/200 時と R=+1/100 時を示している。図中の εy

は降伏ひずみであり，壁筋の D6 は降伏点強度をヤング

率で除した値（εy =σsy /Es）である。図-11 中のプロット

が無い計測点は，ひずみゲージの剥離等により計測不

良と判断したものである。 
 図-11(a)の R=+1/200 時では引張柱主筋は端部で降伏

ひずみを超えており，図-11(b)の R=+1/100 時では全試

験体で引張柱主筋の全数が降伏している。 
高軸力の No.3,4 は圧縮縁の柱主筋が降伏ひずみを超

えており，No.1,2 と比較して圧縮柱主筋の圧縮ひずみ

が大きい傾向にある。また，No.1,2 は R=+1/100 時でも

圧縮ひずみが生じているのは圧縮柱内のみであるが，

高軸力の No.3,4 は R=+1/200 時でも壁縦筋の一部にも圧

縮ひずみが生じており，No.1,2 と比較して中立軸深さ

が長くなっていると推測される。 
圧縮縁からの中立軸深さ xnの推移を図-12 に示す。中

立軸位置は，ひずみ分布の計測点間を結んでひずみが 0
となる位置を算出した。ただし，図-11(b)の R=+1/100
時の No.3 のように引張側が降伏により計測不良となっ

た場合は，圧縮側の計測値から求めた回帰直線を用い

た。 
図-12より，高軸力のNo.3,4は変形角の小さい領域か

ら大きい領域まで No.1,2 と比較して中立軸深さ xn が長

く，No.1,2 が R=+1/200 以降で中立軸深さが柱せい D
（=500）よりも短くなっているが，No.3,4 は R=+1/200
時でも柱せい D より長い。このことから，いずれの試

験体も圧壊により変形性能が決定されているが，

No.3,4 は圧縮力の負担がより厳しい条件であることが

示されている。 
 

4.  実験結果の考察 
 
4.1  変形成分 
4.1.1  変形成分の推移 
変位計測方法および曲げ変形 δm と曲げ変形角 θm，せ

ん断変形 δs とせん断変形角 γs の算出方法を図-13 に示

す。変位の測定は軸変位と壁板の対角方向の変位につ

いて行い，これらの測定値を用いて図中に示す方法で

θmおよび γsを算出した。θmは，図-13 のように上下端部

と中央部 3 区間の計 5 区間の軸変位を用いて算出した

曲げ変形角 θm1~θm5 の総和として算出した。γs は，図-13
のように上下層それぞれの対角方向変位から算出した

せん断変形 δs1, δs2の総和を用いて算出した。 
各試験体のせん断力 Q－曲げ変形角 θm 関係およびせ

ん断力 Q－せん断変形角 γs関係を図-14 に，正載荷時の

各区間の曲げ変形 δm1~δm5 とせん断変形 δs1, δs2 の比率の

推移を図-15 に示す。図-14 には実験結果を黒線で，後

述する方法で算出した骨格曲線の計算値を赤線で示し

ている。なお，図-14 中の黒丸（●）は図-15 で「破壊

図-11 柱主筋および壁縦筋のひずみ分布 
Fig.11  Strain distribution in vertical reinforcement 

 

(a) R=+1/200 ピーク時 (b) R=+1/100 ピーク時 

図-12 中立軸深さ xn の推移 
Fig.12 Transition of neutral axis depth 
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後」とした点を示している。図-14は曲げ変形とせん断

変形の合計が 100%となるようにして示している。 
図 -14 より，いずれの試験体とも曲げ変形 δm が

60~80%，せん断変形 δs が 20~40%で推移しており，

R=1/200~1/100 で曲げ降伏した後は曲げ変形（特に脚部

の δm1）が増加している。R=1/100 を超えて耐力低下す

る際の変形成分の推移は，No.1 は繰返し載荷により断

面全体で圧壊し，破壊時に脚部全体が縮んで全体の軸

変位が大きくなっているため，曲げとせん断のいずれ

も増加していないと推測される。せん断圧縮破壊した

No.2,3 は破壊時にせん断変形が増加しており，圧縮柱

脚部が圧壊した No.4 は軸変位の増加に伴って曲げ変形

が増加している。 
4.1.2  骨格曲線 
曲げ変形とせん断変形の骨格曲線の評価法について

検討する。骨格曲線は，正負それぞれについて，ひび

割れ点と最大耐力点を折れ点とするトリリニアでモデ

ル化する。各折れ点の計算値一覧を表-5 に示す。表-5
の各値の計算方法は既報 4)と同様であり，せん断剛性

低下率 βuとせん断耐力 cQsu1 
7)，cQsu2 

8)には SFRC が負担

する引張応力度 σt（3N/mm2 と仮定）を考慮した。ま

た，曲げ耐力 cQmu 
7)の算出に用いる有効壁長さは，両

D1E D1W

D5E D5W

D2E

D3E
D6 D7

D4E

D2W

D3W

D4W
D8 D9

図-13 変位計測方法および変形分離方法 
Fig.13  Measurement of displacement and  

calculation of flexural drift angle (θm) and shear drift angle (γs) 
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l 
 

hw 
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h4 
 

  

θm5= tan-1{(D5E-D5W)/l} 

θm=δm/hw=(δm1+δm2+δm3+δm4+δm5)/hw  

θm1= tan-1{(D1E-D1W)/l} 

θm : 曲げ変形角（全体）， 
δm : 水平変位（曲げ） 
δm1~δm5 :θm1~θm5 による水平変位 

γs= δs/hw = (δs1+δs2)/hw 
γs : せん断変形角， 
δs : 水平変位（せん断） 
 

hw= 2300mm, h1=55mm, h2=490mm, h3=1100mm, h4=165mm, l=1700mm 

δm1= θm1・hw 
δm2= θm2・(2h2+ h3+ h4) 
δm3= θm3・(h2+ h3+ h4) 
δm4= θm4・(h3+ h4) 
δm5= θm5・h4 

…
 

δs1= {l2+(2h2)2}0.5/l・(D7-D6)/2 
δs2= (l2+h32)0.5/l・(D9-D8)/2 

(a) No.1（RC 基準） 

図-14 変形成分（左：曲げ変形，右：せん断変形） 
Fig.14  Skeleton curve 

(left: flexure drift angle, right: shear drift angle) 

(b) No.2（SFRC 基準） 

(d) No.4（SFRC，高軸力，高補強） 

(c) No.3（SFRC，高軸力） 
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図-15 変形成分の比率の推移（正載荷） 
Fig.15  Ratio of components of deformation (positive loading) 

(a) No.1（RC 基準） (b) No.2（SFRC 基準） (d) No.4（SFRC，高軸力，高補強） (c) No.3（SFRC，高軸力） 
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側柱中心間距離（=1700mm）とした。 
 骨格曲線の評価結果は，図-14 および表-5 に示すよう

に，初期剛性，曲げおよびせん断のひび割れ発生荷重

とひび割れ後の剛性低下率の実験結果と概ね対応して

いる。SFRC が負担する引張応力度 σtを考慮したせん断

剛性低下率 βu の計算値が実験結果と対応したことから，

鋼繊維の混入により βu が増加することが確認された。

その適切な評価法の提案には更に詳細な検討が必要で

ある。曲げ耐力は，いずれの試験体とも実験結果が計

算値より 10~20%程度高く，概ね評価できている。図-
14 および表-5 に示した曲げ耐力の計算値 cQmu には

SFRC の補強効果を考慮していないが，本実験では危険

断面を貫通して鋼繊維が配置されているため，既往研

究 9)のように SFRC が曲げ耐力の上昇に寄与すると推測

される。SFRC の No.2 の曲げ耐力の計算値に対する実

験結果の比較値 eQmax／cQmuが RC の No.1 に対してやや

大きいことからもそのことが示唆されるが，高軸力の

No.3,4 の比較値は No.1 と同程度である。曲げ耐力に対

する SFRC の補強効果については更に詳細な検討が必

要である。 
4.2  限界変形角 

限界変形角とせん断余裕度および圧縮柱軸応力度比

との関係を図-16(a)と図-16(b)に示す。圧縮柱軸応力度

比は，引張柱主筋および壁縦筋の引張降伏耐力と軸力

の和を圧縮柱の断面積とコンクリート圧縮強度の積で

除して算出した。図-16 中に白抜きで示した実験値は，

最大耐力の 80%まで耐力低下した変形角（限界変形角）

であり，塗りつぶしで示した実験値は，2回繰返し載荷

時にも最大耐力の 80%以上の荷重を維持した最後のサ

イクルの変形角（2 回経験変形角）である。 
図-16(a)および図-16(b)の白抜きで示した限界変形角

を見ると，SFRC の No.2 は RC の No.1 よりもやや大き

く，SFRC で高軸力の No.3,4 は No.1 よりも小さい。一

方，塗りつぶしで示した 2 回経験変形角は，SFRC の

No.2 は RC の No.1 よりも大きく，SFRC で高軸力の

No.3,4 は No.1 と同等に位置している。No.2 は，せん断

余裕度および圧縮柱軸応力度比が No.1 と同程度である

ため，SFRC の補強効果により靱性能が向上したと考え

られる。さらに，No.3,4 は，No.1 に対してせん断余裕

度が小さく，圧縮柱軸応力度比は大きいため，最大耐

力後の耐力低下が生じやすい条件の試験体であるにも

かかわらず No.1 と同等の靱性能を発揮していることか

ら，SFRC の補強効果により靱性能が向上したといえる。 
 

5.  まとめ 
 

SFRC を用いた耐震壁の構造性能を把握することを目

的に，鋼繊維混入の有無，軸力比，壁筋比，柱主筋比

をパラメータとした 2 層 1 スパンの曲げ降伏先行型実

験を実施し，下記の知見を得た。 
1) ひび割れは，鋼繊維の混入により除荷時に閉じや

すくなる。実験におけるピーク時せん断ひび割れ

幅は ps=0.30%の SFRC 試験体が ps=1.13%の RC 試

験体よりもやや大きい程度で，許容せん断力を超

えた R=+1/200 時の除荷時残留ひび割れ幅は，いず

れの試験体とも 0.10mm 以下と小さかった。 
2) 初期剛性，曲げおよびせん断のひび割れ発生荷重，

曲げ剛性低下率は，鋼繊維混入の有無によらない。 
3) せん断剛性低下率は，鋼繊維の混入により増加す

るため，その効果を考慮した評価法が必要である。 
4) 変形性能は，鋼繊維の混入により改善する。実験

における限界変形角は，ps=0.30%の SFRC 試験体

が ps=1.13%の RC 試験体よりも大きかった。 
今後は，本技術の評価手法を確立して，実用化を進め

る予定である。 
 

表-5 各種計算値一覧 
Table 5  Calculated values on skeleton curve 

  No.1 No.2 No.3 No.4 

計
算
値 

曲げひび割れ強度 cQmc(kN) 528 531 759 773 
せん断ひび割れ強度 cQsc(kN) 1295 1649 2015 2015 
曲げ剛性低下率 αy 0.22 0.22 0.24 0.28 
せん断剛性低下率 βu 0.17 0.17 0.17 0.18 
曲げ耐力 cQmu(kN) 1870 1877 2023 2429 
せん断耐力 cQsu1(広沢 mean 式)(kN) 2123 2154 2154 2401 
せん断耐力 cQsu2(靱性指針式)(kN) 2596 2551 2311 2763 

実験
結果 

eQmc／cQmc 0.66 0.74 1.22 0.89 
eQsc／cQsc 1.00 0.87 0.87 0.89 
eQmax／cQmu 1.11 1.20 1.12 1.08 

 

No.1 No.2 No.3 No.4
No.1 No.2 No.3 No.4

2回経験変形角
限界変形角

(a) せん断余裕度との関係 (b) 圧縮柱軸応力度比との関係 

図-16 限界変形角 
Fig.16  Ultimate deformation 
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