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研究期間：平成 28 年度～令和 3 年度 
 

プログラムリーダー：耐震総括研究監  日下部毅明  
研究担当グループ：地質・地盤研究グループ（土質・振動、物理探査）橋梁構造研究グループ（耐

震担当、下部構造担当）寒地基礎技術研究グループ（寒地構造、寒地地盤） 
 
 
 
1. 研究の必要性  
平成 23 年東日本大震災では、強い揺れと巨大な津波により、北海道から関東に至る太平洋岸の非常に広

い範囲で激甚な被害を受けた。また、平成 28 年熊本地震では、強い揺れと大規模な地盤変状によってイン

フラ施設が甚大な影響を受けた。現在、南海トラフ巨大地震、首都直下地震等を始め、日本全国において大

規模地震の発生の切迫性が指摘されている。このような地震に対して、救急・救命活動や緊急物資輸送のか

なめとなる道路施設や、地震後に複合的に発生する津波や洪水等に備える河川施設等のインフラ施設の被害

を防止・軽減し、地震レジリエンスの強化を図ることは喫緊の課題となっている。人命の保護、重要機能の

維持、被害の最小化、そして迅速な復旧を目指し、ハード対策の技術開発への本格的な取組みが必要とされ

ている。 

 
2. 目標とする研究開発成果 
 
本研究プログラムでは、南海トラフの巨大地震、首都直下地震対策強化として、大地震発災後の救命・救 

助活動、被災地への広域的な物資輸送、経済産業を支えるサプライチェーンの回復等の社会機能維持のため

に必要な技術を開発する。このためには従来の経験を超える大規模地震や地震後の複合災害への備えが必要

と認識した。また熊本地震においても課題とされたが、設計法の確立が十分ではない土工構造物の変位ベー

ス設計法（変形評価法）、地盤と基礎・地下構造物の動的相互作用評価法の確立）が必要と考える。液状化

については危険度を適切に評価し、対策を実施するためには継続して評価方法の高精度化が必要であり構造

物への影響も考慮されるべきである。以上を踏まえ設定した達成目標を以下に列挙する。 
 

(1) 巨大地震に対する構造物の被害最小化技術・早期復旧技術の開発 
 

(2) 地盤・地中・地上構造物に統一的に適用可能な耐震設計技術の開発 
 

(3) 構造物への影響を考慮した地盤の液状化評価法の開発  
平成 28 年度は(1)、(2)、(3)各々について実験や解析、事例調査などを実施し、次年度における研究の着眼

点や検討の方向性の絞り込みや、具体化などをした。H29、Ｈ30 年度は多くの研究項目において、過年度

成果を踏まえつつ実験や解析、事例調査を引き続き実施し、今後の検討に必要な知見を蓄積した。それに加

えて、個別には、超過外力に対する損傷シナリオ案の提案、軟弱地盤における橋台の地震時挙動の解明など、

今後の耐震設計の進歩や改善に資する成果を挙げることができた。 

 
3. 研究の成果・取組  
「2. 目標とする研究開発成果」に示した達成目標に関して、平成 30 年度までに実施した研究の成果・取

組について要約すると以下のとおりである。 

 
(1) 巨大地震に対する構造物の被害最小化技術・早期復旧技術の開発  

1) 特殊土地盤を含む盛土の耐震性評価手法の高精度化及び耐震補強法の合理化手法の開発を目標とし、平

成 28 年度は盛土脆弱箇所を効率的に抽出する物理探査技術、泥炭地盤上盛土の耐震性把握に資するサウン

ディング手法をそれぞれ試すなどし、有効性を確かめることができた。 
まず、物理探査技術については、H28 年度は熊本地震および豪雨による盛土の変状域を統合物理探査で明

らかにした。また能動的探査に加え受動的探査手法を組み合わせたハイブリッド表面波探査により、交通量 
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の多い幹線道路においても変状域の検出が可能な記録の取得が行えることが示された。H29 年度は引き続

きこの盛土崩壊現場で詳細物理探査を主体に総合的な現地調査解析を実施し、段階的な崩壊過程の推定に至

った。Ｈ30 年度は、独立型振動受振装置による浅層微動探査の有効性を試験し、地盤の３次元Ｓ波速度分

布の取得が現実的な作業量で実際に行えることを示した。  
サウンディング手法について H28 年度は原位置サウンディング（三成分コーン貫入試験）の結果として

盛土と泥炭層の境界は判別可能であり、めり込み沈下量の把握は可能であることが示された。H29、Ｈ30 
年度は、泥炭に沈埋した道路盛土の液状化の判定のため、PDC（ピエゾドライブコーン）を実施し、既往調

査法に比べて経済的・簡易に液状化を判定できる可能性を示した。  
細粒分含有率が盛土の耐震性に及ぼす影響を評価するため、H28 年度および H29 年度に遠心力載荷模型

実験を実施した。その結果 H28 年度は合理的な耐震性の向上のためには盛土材料（特に細粒分含有率の高

いもの）の動的な変形特性を踏まえた評価が必要と判明した。H29 年度は細粒分中のシルト・粘土含有率

による地震時変形挙動の違いおよび塑性指数の影響についての知見を得た。Ｈ30 年度は、透水性の相似則

の影響および締固めの影響を確認するための模型実験を実施し、締固め度が一定の場合、細粒分含有率、塑

性指数が増加することで変形量が小さくなる傾向が確認された。 
 
2) 減災の観点から望ましい橋の破壊形態の評価手法及び超過外力に対する橋の減災設計法を開発するため、

H28 年度は鋼アーチ橋について、超過外力が作用した場合の損傷過程を分析し、致命的な損傷を避けるため

の構造条件を導出した。また桁橋についても、解析に加え、損傷事例等を踏まえ、超過外力を想定した場合

の課題を整理し、望ましい損傷シナリオを誘導するための設計の考え方を、設計の段階（設計条件の設定か

ら評価・検証まで）毎に検討し整理した。H29 年度は検討をさらに進め、解析により超過外力に対し設計

上配慮可能な損傷制御の方策を検討、その有効性を検証した。さらに所要の供用性・修復性等に対し、とど

めるべき損傷度を示すシナリオ案を提案した。Ｈ30 年度は、支承部への損傷制御の実現性を検証するため、

既往文献調査による橋脚の設計条件の検討供試体設計と、支承の各部品における力の作用状況および耐力を

把握するための載荷実験を行った。 
 

3) 合理的で信頼性の高い既設橋基礎の耐震補強法の開発については、H28 年度は既設基礎の補強設計・施

工実態について調査・分析を行い、フーチングのせん断補強の困難性などといった課題を把握、整理した。

H29 年度は、基礎の補強に関する既往の実験事例について文献調査を実施し、補強工法の効果などを把握

した。Ｈ30 年度は、基礎の補強として一般的に用いられる既設・増設フーチングを剛結した増し杭工法を

対象に、既設杭と増し杭の荷重分担や既設・増設部材の結合部挙動の評価を目的に解析的検討を実施した。 

 
(2) 地盤・地中・地上構造物に統一的に適用可能な耐震設計技術の開発  
1) 土構造物の耐震性評価のための変形解析手法開発に向けて、ALID（残留変形解析手法）による変形解

析の適用性について検討するため、H28 年度は細粒分含有率の異なる盛土材料での試計算を実施し、変形

モードについて実験結果との整合を確認した。一方で、法肩沈下量は実験結果よりも大きな値となった。

H29 年度は変形解析を行うためおよび基本的な材料物性を把握するため、室内土質試験を実施し、盛土材

の変形特性に及ぼす締固め程度、細粒分含有率の関係を確認した。Ｈ30 年度は、変形解析を行う上でのパ

ラメータ検討を行うための基礎データを蓄積するため、細粒分含有率や塑性指数、締固め条件の違い等の

土質条件による強度特性の違いを把握するための室内土質試験を実施した。 
 土構造内部を調査する物理探査に関しては、Ｈ28、29 年度は試験盛土においてＳ波速度分布と比抵抗分

布を測定するとともに、測定地点の試料を採取して含水比と粒度分布を測定し、探査結果との比較を行っ

た。Ｈ29、30 年度は、光ファイバーを用いた地盤振動の取得と表面波の解析を行い、変状モニタリングへ

の有効性を検証した。  
また、特殊土（泥炭）地盤の地震時の剛性低下の把握のため、H28 年度は泥炭試料を用いた一連の繰返

し中空ねじり試験を実施した。その結果、液状化が生じない泥炭においても、繰返し載荷を受けることで

その剛性が低下する傾向を明らかにした。また繰返し載荷を受けた泥炭の剛性低下は、繰返し載荷による

過剰間隙水圧の発生に伴う有効応力の減少のみでは説明できず、繰返し載荷時に何らかの構造変化が生じ 
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た可能性が示された。 Ｈ29、30 年度は ALID による再現解析を行い、泥炭の剛性低下の度合いが解析結

果に影響を及ぼすことを確認した。 

 

2)地盤振動と構造物の動的相互作用や地盤流動を考慮した既設橋の耐震性能の高精度な評価技術の確立に

向け、Ｈ28 年度は地盤流動による作用と抵抗機構を解明するため、斜面上の柱状体深礎基礎と組杭深礎基

礎を対象に遠心力載荷実験を実施した。これによってすべり量が大きくなると受働土圧相当の荷重が基礎

に作用することなどが判明した。さらに深礎基礎を有する橋台・橋脚を対象に、数値解析により受働土圧

相当のすべり力が作用した時の基礎の安定性を検討し、橋台、橋脚ともに、すべり力は基礎の耐力を上回

る傾向があること、基礎の構造により、抵抗力に差があること等を把握した。Ｈ29 年度は、大きな変位の

斜面変状が橋梁に及ぼす影響を評価する解析手法を検討した。新たな解析的アプローチとして有限差分法

を試用し、過年度の実験について再現解析で適用性を確認した。その結果４ｍの地盤変位により生じた地

盤の受働破壊や杭の断面力等を精度よく再現できた。地盤流動の影響を受ける既設橋の耐震性能の高精度

な評価技術の確立に貢献する成果となった。Ｈ30 年度は、軟弱粘土地盤上に設置された既設道路橋を対象

に、粘土地盤の側方流動の影響を受けた橋台杭基礎の破壊メカニズムを解明することを目的として、動的

遠心載荷模型実験を用いて、橋台杭基礎の地震時挙動を調べた。 

 また、地震時の橋の耐荷性能を合理的に評価するため、基礎と地盤特性も含めた橋全体系として耐震性

能を評価する手法を構築することを目的として、Ｈ28 年度は古い基準により設計された既設ＲＣ杭を模し

た既往の実験を対象に、解析的に杭列ごとの曲げやせん断耐力特性の評価法を検討した。Ｈ29 年度は、入

力損失の大きい注状体基礎の動的加振実験を対象に、解析的に地震時応答の再現及び地盤振動の特性が構

造物の振動に及ぼす影響を確認した。Ｈ30 年度は、橋台模型遠心実験を実施し、橋台の地震時挙動を確認

するとともに、橋台と地盤の動的相互作用について分析した。また、模型ＰＣ杭の載荷試験を実施し、せ

ん断耐力及び破壊形態を確認した。 

 
3) 本達成目標においては河川堤防を対象に、修復性等を考慮した堤防の耐震性能照査手法及び対策手法の

確立しようとしている。この目標下、地震によって亀裂が生じた堤防の浸透特性を実験的に評価した。そ

の結果、亀裂が生じた状態で洪水を迎えると、変状が進展する場合があること、特に横断亀裂が生じた場

合は堤防機能を喪失する場合があることを確認するなど、応急復旧、本復旧の考え方のヒントとなる知見

を得た。また、堤防の浸透機能に影響を与える要因の１つである堤体のゆるみについて、過去の動的遠心

模型実験において加振前後での堤体の密度分布を測定した事例を用いて分析した。さらに、堤体の側方変

位量について、実測値と実務に用いられる河川堤防の地震時地盤変形解析手法によって算出される解析値

の検証を行った。 

 
(3) 構造物への影響を考慮した地盤の液状化評価法の開発  
構造物への影響を考慮した合理的な液状化判定法を確立するため、Ｈ28 年度は液状化に対する抵抗率 FL 

と過剰間隙水圧比 Ru およびダイレイタンシーεd の関係について考察を行い、これらの関係が液状化強度

曲線，水圧上昇曲線，圧縮曲線の組み合わせによって表現される可能性があることを示した。Ｈ29 年度は

過年度に提案した FL・εd 関係を組み込み、液状化時の土の要素挙動のモデルを作成した。Ｈ30 年度はこ

れを用いて原位置不攪乱試料の液状化試験の再現計算を行い，堆積年代が異なる砂質土や粘性土の非排水繰

返しせん断挙動を良好に再現できることを確認した。 

一方、火山灰質土の液状化強度比に及ぼす各種要因の解明と評価手法の確立のため、H28～H29 年度と地

盤調査および土質試験を実施した。液状化試験は、H28 年度は美幌町におけるブロックサンプリングによ

る不攪乱試料および S 波速度 VS を変化させた再構成試料を対象とした。H29 年度は森町における、原位置

で採取した攪乱試料の再構成試料とトリプルサンプリングを対象とした。その結果として、火山灰質土の液

状化強度比 RL と VS との間に相関が認められるなど正確な RL を簡易に評価できる可能性を強めることがで

きた。Ｈ30 年度は、美幌町、森町で同時に採取した火山灰質土の攪乱試料を対象に、過年度とは異なる密

度で作製した再構成材料の繰返し非排水三軸試験結果から考察を行った。 
 
 
 
 

 
- 3 - 



4. インフラ施設の地震レジリエンス強化のための耐震技術の開発 

 

 

DEVELOPMENT OF SEISMIC TECHNOLOGY FOR STRENGTHENING 

EARTHQUAKE RESILIENCE OF INFRASTRUCTURE FACILITIES 
 

Research Period ：FY2016-2021  
Program Leader ：Executive Director for Earthquake Engineering  

KUSAKABE Takeaki 
 

Research Group ：Geology and Geotechnical Engineering Research Group  
Bridge and Structural Engineering Research Group  
Cold-Region Construction Engineering Research Group 

 

Abstract ：This research consists of three segments to prepare for large-scale earthquakes which have 

high probability of the occurrence. The first segment is to develop technology for minimizing and 

quickly recovering damages. The second is to develop design technology consistently applicable for 

ground, underground, and aboveground structures. The third is to develop liquefaction evaluation 

method for soil layers. As the first year of the study, experiments and analyses have done. Data and 

knowledge that make progress of this study were obtained. 

 
Key words : disaster mitigation, resilience, infrastructure, seismic design, liquefaction 
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4.1  巨大地震に対する構造物の被害最小化技術・早期復旧技術の開発 

4.1.1  高盛土・谷状地形盛土のり面・特殊土地盤の詳細点検・耐震性診断・対策手法に関す

る研究（耐震性評価手法：物理探査） 

担当チーム：地質・地盤研究グループ（特命） 

研究担当者：齋藤清志、稲崎富士、尾西恭亮 

 

【要旨】 

本研究は、盛土の耐震性評価の効率を向上させる手法のひとつとして、物理探査を用いた脆弱箇所の効率的な

抽出手法の実証を目的としている。表面波探査や電気探査などの複数の浅部物理探査手法を組み合わせた統合物

理探査、および、表面波探査において能動的な起震振動と受動的な振動を組み合わせたハイブリッド表面波探査

を、実際の地震による被災現場で実施し、有効性を評価した。短期間で、必要時に、災害復旧作業の支障となら

ずにデータ取得が行えることを示した。表面波探査による S 波速度分布を用いて耐震性が低い箇所の評価が可能

であることを示した。ドローンなどによる空撮画像を基にした数値地表モデルと地下探査情報を組み合わせて空

間情報を統合化することにより、盛土の状態の理解や解釈の信頼性が向上し、災害復旧対策に有効であることを

示した。また、独立型振動受振装置を用いた浅部地盤の 3 次元構造解析の実用性に関する評価を行った。 

キーワード：ハイブリッド表面波探査、空間情報の統合化、熊本地震、3 次元 S 波速度分布 

 

 

1．はじめに  

地震外力や降雨による盛土の応答は、内部物性構造に

依存する。内部物性構造が分かっていれば、地震の土工

構造物に対する影響や被害度合いの特定が可能である。

しかし、道路盛土は一般に考えられているよりも不均質

な分布を示している。盛土内部の詳細な不均質構造や物

性分布の把握が必要であり、物理探査を用いた 2～3 次

元の非開削イメージング手法の利用が実用的であると考

え、研究開発を進めている。 

平成 28～29 年度に、熊本地震により変状を受けた盛

土の調査を行い，盛土内部の変状状態の解析手法につい

て実証評価を行った。表面波によるS波速度構造分布の

推定手法や、数値地表モデル（DSM）と地下情報を統合

した空間情報の一体表示手法を、被災盛土の調査に適用

した。地震の影響により実際に変状を受け崩壊した盛土

の内部状態の理解および解釈への浅部物理探査手法の活

用方法について評価し、信頼性が高く効率が高い盛土の

調査方法を提示した。 

また、H30年度は、独立型振動受振装置による浅部微

動探査の有効性を試験し、地盤の3次元S波速度分布の

取得が現実的な作業量で実際に行えることを示した。 

 

2．盛土脆弱箇所の効率的抽出技術（物理探査）の実証 

2．1  地震による変状発生域の特定 

熊本地震で被災を受けた道路高盛土で浅部物理探査を

実施した。探査場所は、甚大な家屋被害が生じた益城町

内を南北に通る国道443号線である。最も被害が大きい

地域より東部に位置する。北から南に向けて傾斜してお

り徐々に標高が低くなっている。一部で盛土の変状が発

生していた（図-1）。路肩部が大きく変状していたが、調

査時は未対策の状態であった。 

 

 
図-1 盛土変状箇所 

 

盛土変状域を含むように探査測線を配置し、表面波探

査を実施した。表面波探査の測線長は 480m で、4.5Hz
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の受信器を2m間隔で240点配置して行った。かけや起

震を4m間隔で行い能動的探査用の震源とした。他に、

歩行振動を震源として用いた受動的探査解析を行い、両

者を併用したハイブリッド表面波探査 1)を行った。地震

探査装置にはGEOMETRICS社製DAS-1を2台用いた。 

表面波の解析はCMP-CC法 2)、およびCMP-SPAC法

3)を用いて解析し、基本モードの分散曲線を求めて 2 次

元S 波速度構造を推定した。平成 29 年度に再解析を進

め、得られた解析結果を図-2に示す。比抵抗断面も合わ

せて掲載している。 

 

 
図-2 熊本地震時盛土崩壊箇所接続部での盛土内部断面 

 

変状発生盛土区間（測線距離300m付近）のS波速度

が低く分布しており、弱部となっていることを確認し、

表面波探査が弱部特定に有効であることを示すと共に、

軟弱盛土区間で崩落が発生したことが推定された。ト

ラック等の重量車両を含む交通量の多い幹線道路沿いで

も適用することが可能であり、復旧工事に支障を与えず

に地震後の脆弱化度調査に、提案しているハイブリッド

表面波探査を中心とした浅部物理探査が活用できること

を示す結果となった。 

 

2．2  地上と地下の空間情報の統合表示 

平成 28 年に発生した熊本地震による強震動を受けて

亀裂等の変状が発生し、その後の集中豪雨によって一部

が崩落した高規格道路の盛土を調査した。調査には、電

気探査、地中レーダ探査、表面波探査、および地表面の

標高解析を用いた統合物理探査 4)を適用した。 

崩壊直後にドローンで撮影された画像（佐賀新聞社撮

影）を基に作成したオルソ画像および数値表層モデル

（DSM）を、それぞれ図-3および図-4に示す 5)。道路は

片側一車線の本線とオン/オフランプで構成されている。

東側のオフランプ車線が崩壊した。道路表面に多数の亀

裂が残された。盛土の崩壊により、道路に面した南北方

向約40m、東西方向約10m の領域は、高さ2m 程度隆

起した。 

探査測線は、主に南北4本、東西1本設定した。各測

線で電気探査や表面波探査を行った。各測線の探査は展

開撤収測量を含めて、半日～1日程度の短時間で行った。 

 

図-3 UAV空撮画像を基に作成したオルソ画像 

 

 
図-4 崩壊盛土のDSM表示（探査測線を併記） 

 

次に、高所撮影で得られた画像を解析することで得ら

れたDSM を基にして作成した陰影図に、地中レーダ記

録の路盤・路床境界（換算深度 32～57cm）における振

幅強度分布を統合表示したものを図-5に示す。陰影図は、

写真では特定が困難な舗装表面の微小亀裂を、明瞭にイ

メージングしている。 

また、地中レーダの路盤・路床境界における振幅強度

分布は、赤に近い色ほど振幅が強く、青に近い色ほど振

幅が弱いことを意味している。強振幅を示す領域が東側

の崩壊斜面側に分布しており、崩壊による道路変形のた
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めに、路盤・路床境界に空隙が生じている可能性がある

と解釈した。空隙または剥離箇所が東側の崩壊側に分布

していることを表している。 

なお、地中レーダ記録は、GSSI社製のUtilityScan-DF

により取得した。GNSSアンテナと同期させることによ

り、探査地点を高精度で測定可能となり、DSM との統

合表示を容易とした。地中レーダの中心周波数は

800MHz と 300MHz であり、浅部亀裂調査には

800MHzの記録を用いて解析を行った。 

 

 

図-5  DSM による陰影図と地中レーダ反射振幅分布の

統合表示画像 

 

 

図-6 盛土を横断する比抵抗分布および地下構造とす

べり面の解釈断面 

 

盛土崩壊面における 2 次元電気探査では、深さ 20m

までの比抵抗構造を得た（図-6）。盛土は相対的に高比抵

抗を示し、改良地盤との境界面が明瞭に認識できる。基

盤の粘土層また、すべり先端部の地下構造分布が明瞭に

識別できる。得られた比抵抗断面と、設計図面と DSM

により得られた崩壊前後における変位ベクトルからすべ

り面を推定することができる。すべり構造は先端部にお

いて複数のブロックに分かれていると推定した。また、

平成 29 年度には追加探査や再解析を行い、改良体位置

の推定および初期陥没領域を伴う段階的崩壊プロセスの

推定を行った。 

地中の2次元断面情報である物理探査断面と、地表の

オルソ化画像情報およびDSMとを結合した3次元統合

空間情報モデルを構築し、盛土崩壊状態の解析に用いた

（図-7）。モニター画面上で任意の方向から地下部を含む

観測記録の確認が可能であり、盛土の状態の理解や崩壊

に至る解釈の信頼性が向上した。任意の視点からの情報

をオペレータの希望に合わせて表示することにより、盛

土崩落部の空間的位置関係や影響範囲などを明瞭に視認

できる。各記録の濃淡を調整することにより、空間的な

関係を適切に理解することができる。 

 

 

図-7 空間統合化情報の表示例 

 
図-8 改良体の推定位置の空間情報 
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また、平成 29 年度に追加調査を行い、改良体の推定

位置と地表空間情報を組み合わせた3次元空間モデルを

構築した。改良体が損傷していない場合の推定地中位置

を図-8に示す。地上情報と地中情報とを結合することに

より、すべり変形に伴う局所的な地盤挙動を3次元的に

解釈することが容易となり、関係機関と情報共有が行え

た。被災現場対策に実際に利用された CIM 

(Construction Information Modeling / Management) 

のひとつの提示モデルとなった。CIMの有効な活用方法

としてひとつの指針を与える調査事例となったと考えて

いる。 

 本研究では、熊本地震で被災を受けた道路高盛土を対

象に、調査の計画立案から現場における調査計測、取得

データの解析処理、解析記録の空間情報統合化、そして、

解析結果の解釈や状態評価、調査情報の対策工への反映

までの一連の実作業を実施し、復旧対策工の早期実施に

貢献した。一部の作業は現場担当者と共同で実施した（図

-9）。各記録の取得手法への理解が深まり、解析記録や解

釈結果の適切な活用に有益となった。崩壊箇所は平成30

年度に全面復旧した。 

 

 
図-9 現場担当者との共同による計測調査風景 

 

2．3  3次元S波速度取得技術の開発 

 物理探査技術は、ボーリングなどによる1次元情報を

2次元分布に拡張することができる。集水地形に形成さ

れた盛土などの内部構造は、3次元的に変化しており、

地盤の3次元分布の把握が求められる。 

 これまでは、浅部地盤調査では、現場条件や調査経費

等の制約から、3次元調査の実施は非現実的なことが多

かったが、近年、比較的低廉で取り扱いが簡便な独立型

計測システムの開発が進められ、以前に比べ３次元探査

が容易になった。そこで独立型振動受振装置の浅部構造

探査への適用性を検証した 6)。 

 図-10 に示す独立型振動受振装置は、既往の受振装置

と異なり、受振点間を信号ケーブルで接続する必要がな

く、個々の地点の振動記録を個々の収録器で記録する（図

-11）。GPS により計測時刻を高精度で記録することで、

各受振装置に収録された振動データの時刻合わせが可能

となっている。柔軟な受信器配置が可能となるため、地

表面に対して2次元状に受振器を配置することが容易と

なる。 

 土木研究所の舗装走行実験場の試験では、独立型振動

受振装置を49個用い調査を行った。サンプリング間隔

を4msecとし、22時間の自然振動を取得した。解析に

は2点SPAC法 7)を適用した。なお、受振器の設置など

準備に要した時間は約2時間で、従来の方法に比べ大幅

に短縮されている。 

3次元の解析結果例（図-12）とS波速度分布の2次元

断面（図-13）を示す。深度40m付近の基盤面を明瞭に

捉えることができた。約1日の調査で、一辺80mの領

域の不均質なS波速度分布を3次元で把握することが可

能であることを検証し、実用性の高い探査手法であるこ

とを確認した。 

 

 

図-10 独立型振動受振装置 

 

 

図-11  通常型と独立型の振動受振装置の相違（上：通常

型，下：独立型） 
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図-12 3次元S波速度分布 

 

 

図-13 2次元S波速度分布 

 

3．まとめ 

 熊本地震による盛土の変状域を表面波探査で明らかに

した。能動的な起震振動に加え受動的な振動を用いた測

定手法を組み合わせたハイブリッド表面波探査により、

交通量の多い幹線道路においても変状域の検出が可能な

記録の取得が行えることが示された。 

また、空間情報統合化による各種情報の一体的管理お

よび解析を行った。熊本地震で被災を受けた道路高盛土

を対象に UAV 空撮画像や路面詳細撮影画像をオルソ化

しDSM 化した。測量図面や地表情報と物理探査断面を

合わせて、空間情報として一体化して表示利用した。 

地下空間情報を合わせて統合的に管理することにより、

盛土崩壊状態を適切に評価することが可能となった。

CIMの有効利用により、復旧対策計画の検討作業の効率

化に貢献できることが示された。土構造物が崩壊する原

因やメカニズムがわからない場合には、対策復旧に時間

を要する場合がある。事前の地中情報が不十分な場合が

多く、事前情報を含む地表情報を活用し、地中変状を推

定する手法の普及活用に努めたい。 

また、独立型振動受振装置を用いた浅部微動探査の浅

部地盤探査への有効性を確認した。1 日程度の調査で、

80m 四方の領域の 3 次元 S 波速度分布の取得が可能で

あることがわかった。今後は、実用化に際し、現場での

要望に即した調査設計や解析結果の提供方法について検

討し、実質的な有効性を評価することが重要である。 
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4.1.2 高盛土・谷状地形盛土のり面・特殊土地盤の詳細点検・耐震性診断・対策手法に関す

る研究（高盛土・谷状地形盛土の耐震補強技術） 

 

担当チーム：地質・地盤研究グループ（土質・振動） 

研究担当者：佐々木哲也、加藤俊二、東拓生 

 

【要旨】 

本研究は、盛土の地盤条件、盛土材料、締固め方法の違いによる盛土材料の動的変形特性について検討し、高

盛土・谷状地形盛土に対する合理的な耐震補強技術の開発を行うものである。 

動的遠心力載荷実験により、細粒分含有率、含水状態、締固め程度の違いによる高盛土・谷埋め盛土の変形挙

動について検討した。これまでの実験結果より、細粒分含有率および締固め条件の違いにより、盛土の変形モー

ドが異なることを確認した。また、締固め度が一定の場合、実験の範囲内では細粒分含有率が増加し、塑性指数

が増加することで変形量が小さくなる傾向が確認された。 

キーワード：道路盛土、遠心力載荷実験、細粒分含有率、空気間隙率 

 

 

1．はじめに 

盛土の耐震性能は地盤条件、盛土内の水位や盛土材料

に影響されるところが大きく、特に、高盛土、谷状地形

盛土などで、地震時の被害が大規模になりやすく、震後

の道路交通機能の確保に支障となることが多い。さらに、

近年では発生土の有効利用に伴い盛土材料が多様化して

きている。このため、近い将来発生が予想される大規模

地震に対し、効率的かつ効果的に盛土の耐震性の向上を

進めていくため、盛土の耐震性に及ぼす盛土材料の影響

等を明らかにした上で、合理的な耐震性能照査法や耐震

補強に関する設計法の確立が求められている。 

本研究は、盛土材料の細粒分含有率、含水状態、締固

め程度の違いが盛土の動的変形特性に及ぼす影響につい

て検討し、高盛土・谷状地形盛土に対する合理的な耐震

性診断手法及び耐震補強技術の開発を行うものである。 

平成 28 年度は、細粒分含有率の違いによる盛土地震

時の変形特性を把握するための遠心力載荷模型実験を行

い、細粒分含有率が高いと変形が大きくなる傾向がある

ことを確認した。さらに平成29年度は、細粒分含有率が

高い盛土材の塑性指数の違いによる地震時の変形挙動に

着目した遠心力載荷模型実験を行い、塑性指数が大きく

なると変形量が小さくなる傾向があることを確認した。 

一方、平成28、29年度に実施した模型実験での課題と

して、より適切な変形状態の評価を行うため、浸透水の

粘性（透水性）の相似則の影響、締固め度の低下による

影響を把握する必要がある。 

このため平成30年度は、透水性の相似則の影響および

締固めの影響を確認するための模型実験を実施し、加振

時の過剰間隙水圧の発生状況、材料の締固め状況等の影

響に関する分析を行った。 

 

2．高盛土・谷状地形盛土の動的遠心力載荷実験 

土木研究所が所有する大型動的遠心力載荷実験装置を

用いて、盛土材料、締固め方法等の違いによる高盛土・

谷埋め盛土の変形挙動について遠心力載荷実験を行った。 

ここでは、平成28～30年までの結果をまとめて示す。 

2．1  実験模型および加振実験の概要 

模型実験は50Gの遠心場で行い、盛土高さ15m相当の

山岳盛り土を想定したものである。図-2.1に実験模型概

要を示す。実験模型は、幅150cm、奥行き30cm、高さ50cm

の鋼製大型土槽内に、段切りした地山模型を設置し、そ

の上に計測器を埋設した盛土模型を作製した。 

地山模型は、勾配 5°の傾斜部（図右側）と上部の傾

斜30°の段切り部（図左側）からなり、アルミ製で摩擦

擦を確保するために表面にサンドペーパーを貼っている。

また、盛土内に浸透水を通水するため、実験土槽の段切

り部背面側に注水タンクを設け、深さ方向で2箇所に盛

土内への注水パイプを等間隔で7本取り付け、水頭差を

形成することで盛土内に水を浸透させる構造としている。

さらに、法尻下の地山面には浸透水位（浸潤線）形成時

における法尻部の浸透破壊を防止する目的でドレーンを

設けた。 

 盛土模型は、後述のとおり粒度調整した江戸崎砂を用

い、層厚25mmピッチで突固め棒により締固めて作製した。

また、地盤内の所定位置に間隙水圧計と加速度計を埋設

し、加振前後における地盤変形状況を観察するため、硅
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図-2.1 実験模型図 
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表-2.1 動的遠心力載荷実験 ケース一覧 

 
 ※CASE9は間隙水にメトローズ水溶液を使用．他のCASEは脱気水を使用． 

盛土
材料名

細粒分
含有率

Fc
（％）

締固め度
Dc

（％）

含水率
ω

（％）

空気
間隙率

va
（％）

土粒子密度

ρs

（g/cm3）

礫分
含有率
（％）

砂分
含有率
（％）

シルト
分

含有率
（％）

粘土分
含有率
（％）

均等
係数

Uc

平均粒径

D50
（mm）

液性限界

ωL

（％）

塑性限界

ωP

（％）

塑性指数

IP
(％)

最大乾燥
密度

ρdmax

（g/cm3

）

最適
含水比

ωopt

（％）

CASE1 FC50 51.3 17.3 23.0 2.712 0 48.7 38.0 13.3 － 0.0720 28.5 22.3 6.2 1.664 17.6

CASE2 FC20 20.8 16.2 22.7 2.728 0 79.2 10.9 9.9 45.55 0.1940 NP NP － 1.718 16.3

CASE3 FC35 36.5 15.2 25.5 2.713 0 63.5 26.5 10.0 38.8 0.1320 NP NP － 1.696 15.0

CASE4 FC50 51.3 23.6 15.0 2.712 0 48.7 38.0 13.3 － 0.0720 28.5 22.3 6.2 1.664 17.6

CASE5 39.8 17.1 23.3 2.762 0 60.2 32.7 7.1 9.91 0.0990 29.9 19.3 10.5 1.693 17.1

CASE6 41.0 22.5 15.5 2.729 0 58.9 33.8 7.2 10.19 0.0932 31.0 19.4 11.6 1.693 17.1

CASE7 B 56.1 20.7 24.4 2.744 0 43.9 50.6 5.5 4.96 0.0690 35.1 21.0 14.1 1.558 20.0

CASE8 B 43.6 85 27.9 14.8 2.747 0 56.5 34.4 9.2 13.97 0.0863 33.9 20.2 13.7 1.558 20.0

CASE9 FC20 20.8 85 16.2 22.7 2.728 0 79.2 10.9 9.9 45.55 0.1940 NP NP － 1.718 16.3

CASE10 A 39.8 82 17.1 23.3 2.762 0 60.2 32.7 7.1 9.91 0.0990 29.9 19.3 10.5 1.693 17.1

年度 ケース

実　験　条　件 盛　土　材　料　の　物　性

H30

H28 85

H29

A
85

砂 7 号を用いて土槽前面ガラス面に水平・鉛直方向の

メッシュを作製するとともに、メッシュ格子間の土槽ガ

ラス前面と地表面に地盤変形観察用の標点を設置した。 

 加振実験は、模型に50Gの遠心力を作用させた後、盛

土部背後の地山部から浸透水を供給し、法尻付近の水位

が盛土高さの1/2程度となるよう水位を上昇させた後、

加速度振幅を0.7倍に調整したＪＭＡ神戸波により加振

を行った。実験中は、盛土の間隙水圧、加速度、変位等

を計測するとともに、加振中の状況を高速度カメラで撮

影した。 

 表-2.1に、H30 までに実施した実験ケース一覧を示す。 

2．2  細粒分含有率の違いに関する模型実験 

（１）実験概要 

平成28年度は、まず、細粒分含有率の違いが盛土の地

震時の変形挙動に及ぼす影響を把握することを目的とし

た実験を行った（表-1 CASE1～CASE4）。 

各ケースで用いた盛土材料は、江戸崎砂を0.075mmふ

るいで分級したのち、分級時に生成された材料を再混合

して作製したもので、細粒分含有率に応じてそれぞれ

FC20、FC35、FC50と呼ぶ。図-2.2に、それぞれの地盤材

料の粒径加積曲線と、締固め曲線を示す。 

盛土模型は、CASE1～3については、FC50、FC20、FC35、

の各材料を、締固め度Dc=85%、最適含水比付近（含水比

15～17%）で、CASE4については、FC50を用いて締固め度

Dc=85%、含水比約 24%(va=15%相当で空気間隙率管理)で

作製した。 

なお、細粒分含有率の高い盛土材では透水性が低く、

遠心場での浸透現象と動的現象の相似則を合せた実験を

行うために間隙水として粘性の高い流体を用いると非常

に時間を要し、通常粘性の高い流体として用いているメ

トローズ水溶液が実験中に分離することから、本実験で

は浸透水に脱気水を用いた。  

（２）実験結果 

 図-2.3に細粒分含有率と法肩沈下量の関係を、図-2.4 
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           (a)CASE1                      (b)CASE2 

      
           (c)CASE3                       (d)CASE4 

写真-2.1 加振後の模型の変形状態（青色破線は加振時の盛土内水位） 

 

図-2.3 細粒分含有率と法肩沈下量の関係 

図-2.4 加振時の盛土内の間隙水圧の変化状況例 
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図-2.2 盛土材料の粒径加積曲線及び締固め曲線 
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          （a）粒径加積曲線                 (b)締固め曲線 

図-2.5 盛土材料の粒径加積曲線及び締固め曲線 

に加振時の盛土内の間隙水圧の状況について盛土底面中

央の間隙水圧計(P4)の例を、写真-2.1に各ケースの加振

後の変形状態を示す。図-2.3を見ると細粒分含有率の増

加に伴い法肩沈下量も増加している。それぞれのケース

の変形状況（写真-1）をみると、まずFC50を用いたCASE1

では、盛土全体が変形し、天端付近にすべり線が見られ

た。一方、同じFC50でも空気間隙率が低いCASE4では、 

尻付近で変形は見られたものの、明瞭なすべり線は見ら

れず、盛土表面にクラックが発生した程度であり、細粒

分含有率および締固め度が同程度でも、締固め時の含水

比（空気間隙率）により変形挙動が異なった。 

 加振時の過剰間隙水圧の変化状況（図-2.4）を見ると、

CASE1 は主要動時に急激な過剰間隙水圧の上昇がみられ

るが、CASE4 では間隙水圧の上昇が緩やかやかになって

いる。空気間隙率を小さくすることで一般に透水性が低

下するが、これにより地下水浸透によって飽和度が上昇

しにくくなったことが推察される。このことにより、加

振時の過剰間隙水圧が上昇しにくくなることでCASE1に

対してCASE4では変形が抑制されたことが考えられる。

ただし、作成時の含水比を上げる（空気間隙率を小さく

する）ことにより、繰り返しせん断強度（液状化強度）

が低下することも知られており 1)、これは盛土の変形を

大きくする方向に影響するが、今回の条件では不飽和の

影響が大きく変形が抑制された可能性がある。 

 一方で、細粒分含有率が少なく透水性が高いFC20を用

いたCASE2では、加振時の水圧がほとんど上昇せず、目

立った変形も見られなかった。このケースでは供給水量

も他ケースに比べかなり多く、細粒分が少ないため透水

性が高いうえ、透水現象と動的現象の相似側があってい

ない影響もあり、加振時の間隙水圧が上昇しづらい状況

であったものと考えられる。 

 FC35を用いたCASE3では、加振中の間隙水圧はやや上

昇し天端付近の変形量はCASE1と比較して少ないが、法

面中央付近から法尻かけて部分的に表層部に大きな崩壊

が生じている。この表層部での崩壊はのり尻付近の局所

的な水位等が影響すると考えられるが、今後さらに分析

が必要と考えている。 

 このように盛土の変形モードは、盛土内の水位、盛土

材料の物性や締固め方法によって大きく異なることがわ

かる。ただし、これらの結果については、間隙流体に水

（脱気水）を使用しており、透水性の相似則が厳密には

合っていないため、特にCASE2のような盛土材料の透水

性が高いケースは実験結果に影響している可能性がある

ことに注意が必要である。 

2．3  塑性指数の違いに関する模型実験 

（１）実験概要 

2.2の実験結果から、天端付近まで変形が及んだもの

はFC50のCASE1とCASE4であった。この実験ではFC50

は塑性指数IP=6.2程度であったが、同じFC50でもより

塑性指数（以下、Ip）が高い条件では地震時の変形挙動

が異なることが考えられる。このため、平成29年度は、  

細粒分含有率が大きな場合の塑性指数の違いによる盛

土の地震時の変形挙動を把握することを目的とした実験

を行った（表-2.1 CASE5～CASE8）。 

 各ケースで用いた盛土材料は、平成28年度に実施した

FC50 の Ip が 6.2％であったことから、江戸崎砂を
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0.105mm、  0.075mmふるいで分級し生成された３つの試

料を再混合してFC=50%でIpが10％および15％程度とな

る2種類の材料を追加で作製した。以下これらを盛土材

A、盛土材Bと呼ぶ。図-2.5に、それぞれの地盤材料の

粒径加積曲線と、締固め曲線を示す。 

 盛土模型は、CASE5、CASE6については盛土材Aを、CASE7、

CASE8 については盛土材B用い、いずれのケースも締固

め度Dc=85%とし、CASE5およびCASE7は最適含水比付近

（それぞれ17.1%、20.7%）、CASE6およびCASE8は空気間

隙率va=15%相当となる含水比（それぞれ22.5％、27.9%）

で作製した。これらは、比較対象とする CASE1 および

CASE2の条件である。 

 浸透水は、2.2と同様に脱気水を用いた。 

（２）実験結果 

 図-2.6にIpと法肩沈下量の関係を、図-2.7に加振時

の盛土内間隙水圧の状況の例を、写真-2に各ケースの加

振後の模型の変形状態を示す。また、図-2.8に全ケース

の加振時の過剰間隙水圧の最大値と法肩沈下量の関係を

示す。 

 図-2.6を見ると、Ip の小さいFC50（CASE1、CASE4）

とIp の比較的大きい盛土材A（CASE5、CASE6)および盛

土材B（CASE7）とを比較すると、Ipの増加により変形量

が小さくなる傾向がみられる。加振時の過剰間隙水圧の

変化状況（図-2.7）を見ても、Ip の高いケース（CASE5

～7）で過剰間隙水圧の増加が小さくなっており、変形量

と同様の傾向を示している。 

 一方で、盛土材Aと盛土材Bとを比較すると、変形量

の値は全体的に小さいものの、Ipが大きくなると変形量

および過剰間隙水圧も若干ではあるが増加しており（図

-2.6、図-2.8）、締固め時含水比と細粒分含有率について

強度に最適な条件があるものと推察される。 

 ここで、CASE8については、CASE5～7と比して変形量

も大きくかつ過剰間隙水圧の上昇も大きかった。CASE8

はCASE7との比較実験であったが、盛土材Bについては

バラツキが大きく、細粒分含有率を考慮するとCASE8の

試料は盛土材Aに近いものであったと推察される。仮に

盛土材Aの締固め曲線で管理した場合の締固め度Dc、空

気間隙率Vaの条件は、Dc=78％、Va=15.6％となり、締固

め不足の影響を受けて若干変形量が大きくなった可能性

がある。 

2．4  浸透水の違いおよび締固め度の影響に関する実験 

 平成30年度は、今後の検討を進めるうえでより適切な

変形状態の評価を行うため、浸透水の粘性（透水性）の

相似則の影響および締固め度の低下による影響を確認す

 

図-2.6 塑性指数と法肩沈下量の関係 

 

図-2.7 加振時の盛土内の間隙水圧の変化状況例の例 

 

 

図-2.8 加振時の最大間隙水圧と法肩沈下量の関係 
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         (a)CASE5                     (b)CASE6 

      

         (c)CASE7                     (d)CASE8 

写真-2.2 加振後の模型の変形状態（青色破線は加振時の盛土内水位） 

 

 
図-2.9 加振時の法肩沈下量の変化状況の例 

 

 
図-2.10 加振時の盛土内の間隙水圧の変化状況の例 
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るための実験を行った。 

（１）実験概要 

 平成28、29年度に実施した実験では、浸透水に脱気水

を用いており、脱気水を用いた場合には、加振中の浸透

水の流入・流出が実現象よりも速くなることから、透水

性の高い盛土材になるにつれて地震時の変形挙動に影響

している可能性が高くなると考えられる。よって、盛土

の地震時の変形に対する浸透の相似則の影響を確認する

ため、平成28年度に実施したCASE2の条件で浸透水に水

の 50 倍の粘性を持つメトローズ水溶液を用いた比較実

験を行うこととした（表-2.1 CASE9）。 

 また、平成29年度に実施した実験では、材料調整のバ

ラツキの影響から盛土材Bの実験（CASE7、CASE8）では

想定していた細粒分含有率と異なった試料での実験とな

り、特にCASE8については盛土材Aと比較してIpは大き

いものの細粒分含有率は盛土材Aに近いことから、前述

のしたように締固め不足の可能性から変形量が大きく

なった可能性が考えられた。このため、CASE5 の条件で

締固め度を 82％とした比較実験を行うこととした（表

-2.1 CASE10） 

（２）実験結果 

 1)浸透水の粘性の違いの影響 

 図-2.9に加振時の法肩沈下量の変化状況（比較として

CASE1～CAS E4の結果を併記）を、図-2.10に加振時の過

剰間隙水圧の変化状況を（図-2.4にCASE9の結果を追記）、
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図-2.11 過剰間隙水圧の最大値と法肩沈下量の関係 

(図-2.8にCASE9を追記) 

 
(a)CASE2（再掲） 

 
(b)CASE9 

写真-2.3 加振後の模型の変形状態 

（青色破線は加振時の盛土内水位） 

y = 1.6263x
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図-2.12 50Gでの圧密による法肩沈下量 

 

 
図-2.13 加振時の法肩沈下量の変化状況の例 

0

0.5

1

1.5

2

2.5

3

3.5

4

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

法
肩

沈
下

量
(m

m
)＜

計
測

値
＞

CASE

‐0.2

0

0.2

0.4

0.6

0.8

1

0 50 100

法
肩

沈
下

量
（
ｍ

）

時刻歴（秒）

CASE1(FC50,Va=23.0%)

CASE4(FC50,Va=15.0%)

CASE5(FC40,Va=23.3%)

CASE6(FC40,Va=15.5%)

CASE7(FC55,Va=24.4%)

CASE8(FC45,Va=14.8%)

CASE10(CASE5,Dc=82%)

0 10 20 30 40

-800

-400

0

400

800

CASE1

  時  間  (sec) 

 

 

 
加

速
度

 
(
g
a
l
)

3.9m

100

80

60

40

20

0

‐10

法
肩

沈
下

量
（
c
m

）

390cm

図-2.11 に過剰間隙水圧の最大値と法肩沈下量の関係

（図-2.8にCASE9の結果を追記）、写真-2.3に加振後の

模型の変形状態（比較としてCASE2を再掲）を示す。 

 図-2.9および図-2.10を見ると、浸透水に脱気水を用

いたCASE2ではほとんど過剰間隙水圧の上昇が見られず、

加振時にすぐに消散し変形量も小さかったが、メトロー

ズを用いたCASE9では、加振時の過剰間隙水圧も上昇し、

変形量も若干増加した。 一方で、過剰間隙水圧の最大値

と変形量との関係を見ると、メトローズ水溶液を用いた

CASE9 は過剰間隙水圧に対する変形量が小さい値となっ

ている（図-2.11）。 

 以上のように、水に対してメトローズ水溶液を用いた

場合に、若干変形量は大きくなるものの大きな差は生じ

なかった。 

 変形状況を見ると、メトローズ水溶液を用いた CASE9

において法尻付近で小崩壊は発生しているものの、全体

的な傾向としては、CASE2 と同様の変形形態であると考

えられる。なお、産地の異なる材料や締固め条件が異な

るもの、地震波形の異なるもの等の実験条件が異なれば、

これらの傾向も異なるものと考えるので、その場合の影

響については別途比較検討をする必要がある。 

 2)締固め度の影響 

 図-2.12 に全ケースにおける遠心力を50G まで上げた

際の圧密による法肩沈下量を、図-2.13 に加振時の法肩

沈下量の変化状況（比較として CASE1、CASE4、CASE5～

CASE8の結果を併記）を、図-2.14に加振時の過剰間隙水

圧の変化状況（図-2.7にCASE10 の結果を追記）を、写

真-2.4に実験後の模型の変形状態を示す。 

 加振前の静的圧密による法肩沈下量を見るとCASE8お

よびCASE10以外のケースは計測値で1mm前後と小さかっ

たが、CASE8では2.5mm、CASE10では3.8mmであったこ
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図-2.14 加振時の盛土内の間隙水圧の変化状況例

の例 

 

(a)CASE5（再掲） 

 

(b)CASE10 

写真-2.4 加振後の模型の変形状態 

（青色破線は加振時の盛土内水位） 

とから、CASE8 の締固め状況は比較的緩い状態であった

といえる。  

 一方で、締固め度を82％としたCASE10では大変形(法

肩部を含む崩壊)が生じており、CASE8 の加振時の法肩沈

下量および過剰間隙水圧の変化傾向と大きく異なってい

る。締固めが不十分でゆるい場合には、大規模な崩壊に

つながることがわかった。  

 これらの結果を踏まえると、CASE8で用いた盛土材は、

CASE10で用いた盛土材Aと比較してややIpが高く、材

料特性としては盛土材Bに近いものであったと考えられ、

また締固め度についてもCASE10より高く、CASE10 のよ

うな崩壊に至るような状態ではなかったものと考えられ

る。 

 

３．まとめ 

 これまでの実験結果についてまとめると、以下のとお 

りである。 

（１）細粒分含有率の増加に伴い変形量（法肩沈下量）

が増加する傾向が確認された。  

（２）Ipが大きくなると変形量が小さくなる傾向が見ら

れた。 

（３）空気間隙率管理を行うことである程度の変形量を

抑制することができるか、比較的Ipが高い場合にはもと

もとの変形量が小さく、大きな違いがない場合もある。 

（４）地震時の変形量は、過剰間隙水圧の上昇が影響し、

過剰間隙水圧最大値に比例する傾向が見られた。 

（５）ここでの実験条件においては、浸透水に水を用い

た場合と比較して透水性の相似則を考慮したメトローズ

水溶液を使用した場合では、同じ過剰間隙水圧であれば

概ね変形量は1/2程度であることが推察された。ただし、

同一の実験条件では、メトローズ水溶液を用いたほうが

加振時の過剰間隙水圧が大きくなり変形量も若干大きく

なる。 

（６）締固めがゆるい状態の盛土では、過剰間隙水圧の

上昇で大崩壊となりやすく、締固め管理が重要であるこ

とが再確認できた。  

これまでの実験は、良質な砂質土を粒度調整した細粒

分含有率の高い材料でIp が15程度までの比較的小さな

範囲の結果であるが、細粒分含有率の高い材料でも締固

め管理と空気間隙率管理を行うことである程度の耐震性

が確保できる可能性を確認することができた。一方で、

材料物性や含水状態の変化で変形量が大きく異なり、施

工時の管理方法の重要性も再確認できた。 

 盛土の変形モードは盛土材料の物性や締固め方法など

によって大きく異なる。このため、今後も引き続き様々

な盛土材料を用いた模型実験および強度特性・変形特性

を把握するための室内強度試験を実施して、地震時の変

形挙動に関するデータの蓄積を進め、盛土の耐震性診断

や対策方法、耐震性を考慮した締固め管理基準の検討を

行っていく予定である。 

 

参考文献 

1）佐々木亨、冨澤彰仁、東拓生、石原雅規、佐々木哲

也：細粒分の多い土の締固め条件と繰返し非排水強

度比の関係に関する検討、土木学会第73回年次学術

講演会、2018.9 
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4.1.3  高盛土・谷状地形盛土のり面・特殊土地盤の詳細点検・耐震性診断・対策手法に関

する研究（泥炭地盤上盛土の調査法） 
担当チーム：寒地基礎技術研究グループ（寒地地盤チーム） 

研究担当者：畠山 乃、林 宏親、青木卓也、橋本 聖 
 

 
【要旨】 
北海道に代表されるような寒冷地に広く分布する泥炭地盤は特異な軟弱性により、その地盤上に構築され

た盛土は、時間の経過とともに大きく沈下する。また、泥炭地盤上に構築された盛土は、過去に発生した大

規模地震によって甚大な被害が生じた。その一因として、特異な軟弱性を有する泥炭地盤がその盛土荷重に

より大きく沈下し、地下水位以下となった盛土の一部が液状化したことによるものと推察された。 

本研究では、この被災形態に着目し、泥炭地盤上に構築された盛土の耐震性診断に資するべく、このよう

な条件で構築された既設盛土の沈下量、地下水位を簡易かつ精度良く把握する手法を検討するものである。 
キーワード：泥炭地盤，盛土、原位置試験、地震、液状化 
 
1．はじめに 
過去、北海道で発生した大規模地震により、泥炭

地盤上に構築された盛土に甚大な被害が生じている
例えば 1)。その要因の一つとして、液状化が生じる土質

（主に砂質土）で構成された盛土がその自重により

泥炭地盤内にめり込み沈下し、地下水位以下となっ

たその盛土が地震動により液状化したことが挙げら

れている 2)。そのため、地下水位以下にある盛土の

めり込み沈下量の大小が、地震動が作用した盛土の

被災レベルに大きな影響を及ぼすと考えられる。 
本研究では、上記の被災メカニズムを基に、泥炭

地盤への盛土のめり込み沈下量や原位置における地

下水位、すなわち、液状化層を簡易に把握する調査

手法を検討するものである。平成 28 年度は電気式

静的コーン貫入試験、平成 29 年度と平成 30 年度は

簡易動的コーン貫入試験(Piezo Drive Cone, 以降、

PDC という)に着目し、泥炭地盤上に構築された道

路盛土を対象に各種試験を実施した結果を報告する。 

 
2．電気式静的コーン貫入試験 

2. 1 概要 
電気式静的コーン貫入試験（以降、CPT）は、以

前は三成分コーン試験と呼称され、文字通りコーン

貫入中に三成分（先端抵抗qc（MPa）、周面摩擦fs

（kPa）、間隙水圧u（kPa））のデータを同時に取得

できる試験である。また、動的な標準貫入試験との

違いとして、深度方向に1～2cm間隔で連続的なデー

タの取得が可能な点が挙げられる。これらの特長を

もって、盛土と泥炭地盤の境界（つまりは盛土のめ

り込み沈下量）や地下水位の高さを精度良く把握で

きることを期待し、着目したものである。 

本調査では、貫入速度を1cm/sとし、深度方向に

2cm間隔で各種データの測定を行った。なお、その

試験機の仕様や手法等は地盤工学会基準3)に従って

いる。図-1に使用した試験機の概況を示す。 

2. 2 対象現場 

 
対象とした現場は、平成 22 年に一般国道 274 号岩 

内共和道路で載荷盛土工として必要盛土厚 Hp=4.7m
の盛土がなされたところで、平成 26 年 3 月に供用さ

れた道路盛土（現況盛土高さ H=0.95m）である。 
当該箇所の泥炭層（Ap）は深度方向に 6m 程度分 

布し、その下層には粘性土（Dc）が堆積している。  
過年度の調査結果 4)より、当該現場における泥炭の

物理特性は自然含水比 wn=127～617%、強熱減量

Li=19～67%、圧縮指数 Cc=1.7～5.4 と北海道に分布

する一般的な泥炭地盤 5)である。 
2. 3 調査結果 

原位置では、盛土法肩部と法尻部でボーリングお

よび CPT を行った。それらの結果を図-2 に示す。 

ボーリング結果より、盛土法肩部との法尻部の標

高差は 0.95m であり、水位観測孔設置時における盛

土内の地下水位標高は 6.31m であった。次に CPT
の結果をみると、法肩部で深度 1.7m、法尻部では深

度 0.7m のデータが取得できなかった。これは、そ

の部分に多くの礫等の混入による。従って、これら

の深度では CPT による貫入が実施できなかったた

め、打撃によって掘削した後に、それ以深から測定

を継続した。 

測定用コーン 

図-1 電気式静的コーン貫入試験機 

測定用コーン 
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盛土法肩部、法尻部ともに泥炭層（Ap）と粘性土

層（Dc）の先端抵抗 qc（MPa）、周面摩擦 fs（kPa）、
間隙水圧 u（kPa））をみると、相対的に Ap 層の各

計測値が低い状態にあることを捉えている。特に qc
に着目すると、盛土層（Bk）と Ap 層の境界が明確

に区別されている。これらから、CPT は Ap 層と

Dc 層といった軟弱な層構成を把握するだけでなく、

泥炭へめり込んだ盛土の沈下量を推測できる可能性

を示唆している。しかしながら、盛土内に混入した

礫等の影響によって、今回の調査では CPT による

地下水位の確認の可否を判断する材料は得られな

かった。 

本研究の主眼は、先に示したように泥炭地盤上に

構築された盛土に起因して生じた液状化層を、簡易

な手法で把握することであり、盛土材が砂質土であ

ることを基本的な想定としていた。ところが、実際

の盛土は礫の混入量が予想以上に多かったため、

CPT による地下水位の把握が困難であった。 
今回の調査結果から、CPT が本被災形態を対象と

した耐震性診断のための調査法として用いるには、

上記の課題を解決する必要がある。このため、次章

より CPT のような静的コーン貫入試験ではなく、

礫等に対応できる簡易な動的コーン貫入試験（PDC）
による検討について考察する。また、調査対象現場

はめり込み沈下量が多い高盛土を対象に試験を実施

する。 

 

3．PDC（Piezo Drive Cone） 
3. 1 概要 
 簡易動的コーン貫入試験の一つである PDC は、

小型動的コーン貫入試験（以下ミニラムという）に

間隙水圧を計測できる装置を兼ね備えた原位置試験

で、地盤の液状化強度を簡易に把握できる調査法 6)、

7)である（図-3）。PDC は圧力センサーが内蔵された

ロッドの先端コーンをハンマーの打撃で地盤内に貫

入させた際、1 打撃ごとの貫入量と貫入時の過剰間

隙水圧を計測する。貫入量からは標準貫入試験（以

降、SPT という）の N 値に相当する地盤の動的貫入

抵抗 Nd値（以下、Nd_pdc という）を評価（詳細は後

述）するとともに、貫入時に計測された間隙水圧の

応答（累積間隙水圧比=uR/σv、uR：残留間隙水圧、σv’：
有効上載圧，詳細は後述）から細粒分含有率 Fcを深

度方向に連続して推定することが可能である。 

図-4は uRの概念を示している 7)が、uRは一打撃

に生じる残留間隙水圧であり打撃後 190msec～
200msec に累積する（200 データ）間隙水圧の平均

値である。  
図-5は PDCで得られた uRを σv’で除した uR/σv’と、

室内物理試験（土の粒度試験）で得られた Fcの関係

を示している 7)。澤田ら 8)はこれらの関係を経験的

に導き出しており、式 1）の近似式が成り立つとし

ている。なお，uRからは地下水位 GWL の設定も可

能であると報告 9)している。 

Bk：盛土 

Ap：泥炭 

Dc：粘性土 

標高（m） 

6.68 

標高（m） 

7.63 

深度（m） 

深度（m） 

3.40 

7.30 

2.00 

8.40 

-2.32 -2.37 

-0.77 

4.23 

4.68 

-0.62 

（法尻部） 

（CPT:法肩部） （CPT:法尻部） 

図-2 ボーリングおよび CPT の調査結果 
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                  '/18 vRucF               1) 
 

以上、液状化判定に必要な項目は前述のとおり

PDC のみで計測が可能であり、これらを体系的に整

理した PDC の液状化判定手順 7)を図-6 に示す。本論

文の液状化判定法は『道路橋示方書・同解説 V 耐震

設計編 10)』（以降，道示とする）に準拠した FL法で

あることから、液状化判定には単位体積重量 γt，N
値、Fc および地下水位 GWL と塑性指数 Ipが必要で

ある。このうち、PDC では N 値（=Nd_pdc）、Fcおよ

び GWL を得ることが可能である。γtは PDC では評

価できないため仮定値を設けて計算を行い、必要に

応じて γt を修正して再計算を実施する。一方、Ip は

液状化対象層の設定に必要であるが、PDC では Ipを

評価できないため、PDC による液状化対象層の決定

は、便宜上、Fcが 50％未満の土層をすべて液状化判

定の対象層とみなしている。以上より、PDC を用い

るだけで、N 値（=Nd_pdc）、Fc および GWL を求める

ことが可能で、道示をはじめとする各種構造物の設

計指針や設計基準などに示された液状化判定が可能

となる。 
3．2 調査の目的 

 本研究では、沈下して地下水位以下にめり込んだ

道路盛土を対象に以下の 3 つの方法で液状化判定を

行い、PDC がこのような盛土状態の液状化判定に活

用できるか検討した。調査箇所は平成 29 年度では、

泥炭性軟弱地盤上に構築された一般国道の既設盛土

2 か所、平成 30 年度は高規格道路盛土 2 箇所である。 
 
① 物理試験やサウンディングで得たパラメータ

（Fc、N 値、σv’）を用いて、道示に従って整

理（以下、道示の簡便法） 
② 繰返し三軸強度比（RL）を用いて、道示に従っ

て整理（以下、道示の詳細法） 
③ PDC で得たパラメータ（Fc、Nd_pdc 値）を用い

て、道示に従って整理 
 

3．3 一般国道 275 号の現場および調査概要 

 
 
 

 

(a)試験装置全体概要図            (b)先端コーンの写真と構造図 
図-3  PDC 試験装置の概要図 7) 
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図-4 残留間隙水圧 uRの概念図 7)    図-5  累積間隙水圧比(uR/σv’)と細粒分含有率 Fcの関係 7) 
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図 4-7 R275 の調査箇所における土層横断図 

図-7は一般国道 275 号（以降，R275 とする）月

形町 KP=41.62km 付近の盛土および土層横断を示し

ている。また、表-1は R275 と後述する美原の不飽

和部と飽和部の盛土の物性値である。 
R275 の土層構成は、盛土横断方向 L 側は堅固な礫

質土が厚く堆積しているが、盛土中央部より R 側で

は表層が沖積粘性土でその下に泥炭が堆積しており、

盛土中央部より R側に離れるに従って厚く堆積して

いる。道路管理者の聞き取り調査の結果、R 側盛土

は低盛土のために繰返し作用する交通荷重で盛土が

沈下し、それに伴って頻繁に舗装面にクラックが発

生して定期的にオーバーレイが実施されていた。舗

装は盛土よりも荷重が重いためにオーバーレイが繰

り返されることによって、相当量の盛土が地下水位

以下の泥炭内にめり込んでいると思われた。 

PDC を実施する前に盛土の性状や盛土厚を把握

するため、PDC の調査孔近傍にてハンドオーガーに

よる簡易ボーリングを利用して SPT を実施した。そ

の後、PDC を盛土法肩（PDC-1）と盛土法尻（PDC-2）
で実施した。調査深度は盛土法肩では 5m、盛土法

尻は 2m である。いずれも Bk1、Bk2（盛土）下の

Ap（泥炭）が明らかになるまで実施した。サンプリ

ングは盛土法肩から GL-1.00～1.90m（不飽和部）、

GL-2.65～3.50m（飽和部）の位置でトリプルチュー

ブサンプラーを用いて乱さない試料を採取し、図-7

に記載した物理試験と力学試験を実施した。 

START

単位体積重量

(γt)の仮定

N値

全上載圧 (σ )
有効上載圧 (σ' v )

地下水位(GWL)

累積間隙水圧
( uR  )

累積間隙水圧比
( uR /σ' v )

液状化強度(R)

貫入抵抗

Nd 値

土質分類
細粒分含有率

(Fc )

深度

仮定したγt と

評価されるγt

が概ね一致

END

単位体積重量

(γt ) の評価No

Yes

PDC計測データ

：　計測される値

：　評価する値

：　計算する値

凡例

図-6 PDC による液状化判定手順 7) 

不飽和部 飽和部 不飽和部 飽和部

(調査深度)m  (1.00～1.90m) (2.65～3.50m) (6.00～7.00m) (8.50～

9.50m)
湿潤密度ρ t(g/cm3) 2.059 2.054 1.861 1.987
乾燥密度ρ d(g/cm3) 1.735 1.719 1.511 1.596
土粒子の密度ρ s(g/cm3) 2.713 2.747 2.702 2.692
自然含水比w n(%) 16.9 17.7 14.3 21.3
間隙比e 0.567 0.602 0.788 0.688
礫分(%) 35.6 33.8 0.1 0
砂分(%) 40 41.5 66.8 64.7
シルト分(%) 14.7 16.7 25.5 28.7
粘土分(%) 9.7 8 7.6 6.6
最大粒径mm 37.5 19 4.75 2
均等係数U c 194.5 184.4 15.1 12.8
D20(mm) 0.0389 0.0385 0.0258 0.0284
細粒分含有率F c (%) 24.4 24.7 33.1 35.3
液性限界w L(%) 36.6 50.3 30.1 31.2
塑性限界w p(%) 19.4 24.3 19.1 21
塑性指数I p 17.2 26 11 10.2
地盤材料の分類
名

粘性土質礫質砂 粘性土質礫質砂 粘性土質砂 粘性土質砂

分類記号 (SCsG) (SCsG) (SCs) (SCs)
試験方法 A-a A-a A-a A-a
最大乾燥密度ρdmax(g/cm3) 1.921 2.03 1.671 1.678
最適含水比w opt(%) 12.7 11.3 17.3 17.1
液状化強度比R L20 － 0.380 － 0.361

調査箇所
R275 美原

図-7 R275 の調査箇所における土層横断図 

表-1 R275 および美原道路の盛土物性値  
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図-9 深川留萌自動車道の調査箇所における

土層横断図 

図-8 一般国道 337 号美原道路の調査箇所におけ

る土層横断図 

3．4 一般国道 337 号の現場および調査概要 

 図-8 は一般国道 337 号当別町美原道路（以下、美

原という）KP=51,600 付近の盛土および土層横断を

示している。既往の調査結果より、調査箇所の軟弱

地盤は表層部が未分解の Ap1（泥炭）でその下に

Ac2（シルト）、Ap2（泥炭）、Ac3（シルト）が続い

ている。当該箇所における盛土は計画盛土高

Hp=9.0mに対して必要盛土厚Ht=13.6mで盛土中央

部の沈下量は 4.6m と推定された。当該箇所の軟弱

地盤対策はプラスチックドレーン＋敷網（2 段）で

あり、プラスチックドレーンの打設間隔は施工速度

5cm/day で盛土立ち上がり時に泥炭が圧密度

U=90%となる正方配置の 1.0m 間隔であった。敷網

は圧密による地盤強度増加で盛土完成時のすべり安

全率 1.0 を満足させた上で、所要すべり安全率 1.2
に不足するせん断抵抗力を金網の引張り力で補う網

径φ=4.0mm であった。施工は平成 19 年 12 月下旬

に所定の盛土高さまで構築され、盛土開始から 2 年

後の盛土中央部の沈下量は 4.49m に達していたこ

とが確認された。 

美原では R275 と同様に盛土の性状や盛土厚を把

握するため、先行的に土質ボーリング（φ=66mm）

を実施した。その後、盛土法肩より SPT、PDC を

行い、泥炭への盛土のめり込み量や地下水位、盛土

の締固め具合を把握した。調査深度は盛土法肩では

12m，盛土法尻は 4m である。盛土法肩の位置では

盛土内水位が深い位置にあるため、先端コーン内の

間隙水圧計の破損を避けるべく GL-7.00m までは間

隙水圧計を内蔵しない先端コーンで計測を実施し、

それ以下では PDC の先端コーンに付け替えて盛土

下の Ac2（シルト）まで貫入した。なお、盛土法尻

では PDC のみを実施した。ボーリングは盛土法肩

から GL-6.00～7.00m（不飽和部）、GL-8.50～9.50m
（飽和部）の位置でトリプルチューブサンプラーを

用いて乱さない試料を採取し、図-8に記載した物理

試験と力学試験を実施した。 

3．5 深川留萌自動車道の現場および調査概要 

 図-9 は深川留萌自動車道（以下、深川留萌道とい

う）KP=8,600 付近の盛土および土層横断を示して

いる。当該箇所は大鳳川流域の後背湿地地形の沖積

平野で旧河道部にあたり、調査箇所の軟弱地盤は表

層部では Ap（泥炭）、その下に Ag（砂礫）で構成

されている。盛土は不均一な礫混じり火山灰質砂

（SV-G）、その下のサンドマットは粘性土混じり礫

質砂（SG-Cs）が厚さ 0.8m 施工された。必要盛土

厚は Ht=9.5m で盛土中央部の沈下量は 2.5m と推定

された。 
 深川留萌道では美原や R275 と同様に盛土の性状

や盛土厚を把握するため、先行的に土質ボーリング

（φ=66mm）および SPT を実施した。その後、盛

土法肩より PDC を行い、泥炭への盛土のめり込み

量や地下水位、盛土の締固め具合を把握した。調査

深度は盛土法肩では 17m である。盛土法肩の位置は

盛土内水位が深い位置にあるため、先端コーン内の

間隙水圧計の破損を避けるべく GL-7.00m(PDC-1)、
GL-9.50m(PDC-2)まではボーリングで削孔し、それ

以下では PDC を用いて盛土下の Ag（砂礫）まで貫

入した。乱さない試料の採取は図-9 に記載のボーリ

ング位置の GL-4.00～5.00m（不飽和部）、GL-7.00
～7.90m（飽和部）の位置でトリプルチューブサン

プラーを用いて行い、図-8に記載された物理試験と

力学試験を実施した。これらの結果は表-2 に示す。 
3．6 日高自動車道の現場および調査概要 

 図-10 は日高自動車道（以下、日高道という）

KP=22,100 付近の R 側駐車スペースの盛土および

土層横断を示している。調査箇所は Bk（盛土）の

下に At（火山灰質土まじり礫質砂）、さらに pt（高

有機質土）と Ac1（粘土）、基盤層として As（砂）

層の順に構成されている。  
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図-10 日高自動車道の調査箇所における土層 

横断図 

不飽和部 飽和部 不飽和部 飽和部

(調査深度)m  (4.00～5.00m) (7.00～7.90m) － －

湿潤密度ρ t(g/cm3) 1.719 1.818 － －

乾燥密度ρ d(g/cm3) 1.225 1.357 － －

土粒子の密度ρ s(g/cm3) 2.643 2.568 － －

自然含水比w n(%) 40.4 34.3 － －

間隙比e 1.159 0.903 － －
礫分(%) 16.9 12.3 － －

砂分(%) 39.6 51.4 － －
シルト分(%) 26.5 19.9 － －
粘土分(%) 17 16.4 － －
最大粒径mm 19 19 － －

均等係数U c － － － －

D20(mm) 0.00721 0.00852 － －

細粒分含有率F c (%) 43.5 36.3 － －

液性限界w L(%) 69.8 56 － －

塑性限界w p(%) 35.4 25.1 － －

塑性指数I p 34.4 30.9 － －
地盤材料の分類
名

火山灰質礫質砂 礫混じり火山灰質砂 － －

分類記号 (SVG) (SV-G) － －

試験方法 A-c A-c － －

最大乾燥密度ρdmax(g/cm3) 1.324 1.497 － －

最適含水比w opt(%) 31.9 23.4 － －

液状化強度比R L20 － 0.361 － －

調査箇所
深川留萌道 日高道

表-2 深川留萌自動車道における盛土の物性値 

当該箇所は暫定盛土に対する新規拡幅盛土箇所で

必要盛土厚は Ht=11.4m、拡幅盛土法肩の最終沈下

量は約 1.6m と推定された。 
 日高道の調査は美原や R275 と同様に盛土の性状

や盛土厚を把握するため、先行的に土質ボーリング

（φ=66mm）を SPT 実施した。その後、盛土法肩

より PDC を行い、泥炭への盛土のめり込み量や地

下水位、盛土の締固め具合を把握した。調査深度は

盛土法肩から 16m である。盛土法肩の位置は盛土内

水位が深い位置にあるため、先端コーン内の間隙水

圧計の破損を避けるべく GL-9.50m(PDC-1)までは

ボーリングで削孔し、それ以下では PDC を用いて

盛土下の As（砂）まで貫入した。盛土の物理特性は

本調査前のパイロットボーリングの結果、礫が多く

確認されたために不撹乱試料の採取が実施できな

かった。 

3．7 調査結果および考察 

3.7.1 N 値と Nd値の比較 

3.1 で述べたとおり、PDC はベースとなるミニラ

ムの先端コーン内に間隙水圧を計測できる装置を兼

ね備えた原位置試験である。ミニラムは大型動的

コーン貫入試験（ラムサウンディング）を打撃エネ

ルギーが半分（98kJ/m2）になるよう小型化したも

ので、直径 28mm のロッド先端に角度 90°、直径

36.6mm、長さ 69mm の円錐コーンを設置し、重さ

294N のドライブハンマーを高さ 35cm から自由落

下させて 20cm 貫入ごとの貫入抵抗値 Nd を連続的

に求めるものである。対象地盤が砂質土であれば式

2)で整理されるが、粘性土では貫入中のロッドの周

面摩擦力により打撃回数が過大評価されるため、

コーン先端が 20cm 打撃貫入した時の打撃回数 Ndm

を測定してからロッドを回転させたときのトルク

Mrを測定して、ロッドの周面摩擦力の影響を補正し

た菅原ら 11)による式 3）で Ndを算出する。 

 

砂質土地盤    dmNdN
2
1

             2） 

粘性土地盤    rdmd MNN 16.0
2
1          3） 

ここに，Nd ：ミニラムによって得られる換算 N 値、

Ndm：ミニラムの 20cm 貫入に要する打撃回数、Mr：

回転トルク（N･m）とする。 

 

一方、PDC は 1 打撃ごとに先端ロッドの貫入量 d
を測定していることから、式 4）を用いて PDC の 1
打撃当たりの貫入量とミニラムの 20cm 貫入に要す

る打撃回数（Ndm値）の関係を求めることができる。 

 

d
Ndm

20                         4) 

 

ここに、Ndm：ミニラムの 20cm 貫入に要する打撃回

数（回）、d：PDC による 1 打撃当たりの貫入量（cm） 
とする。 
 

また、PDCは地盤条件に関わらず周面摩擦力の影

響を補正したNd_pdc値を採用し、式3）に式4）を代入

した式5）より、1打撃ごとのNd_pdc値を算出している。 
 

rM
drM

dpdcdN 16.01016.020
2
1

_          5) 

 

ここに、Nd_pdc：PDC によって得られる換算 N 値（=
ミニラムによって得られる換算 N 値）、d：PDC に

よる 1 打撃当たりの貫入量（cm）、Mr：回転トルク

（N･ｍ）とする。※ただし Nd≦0 の場合、Nd＝0 と

する。 

 

図-11 は盛土法肩において SPT と PDC で得られ

た N 値と Nd_pdcの深度分布である。土層区分は打込

みサンプリング（R275）とプレボーリングに基づい

て評価した。また、凡例の WL_pdcは PDC 試験後の

試験孔による地下水位、WL_borはボーリング孔の地

下水位でいずれも手動計測である。図-11 a)～d）を

みると、N 値と Nd_pdcに差異が生じている深度が確
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認されるが、両者は概ね近しい値である。   
Nd_pdcは一打撃ごとに Nd_pdcとして評価が可能で

あるため、Bk1（Bk2）や Bk（盛土），Ap（泥炭）

の深度方向の詳細なNd_pdcが連続的に評価できるこ

とがわかる。これらの結果は泥炭に沈埋した盛土に

対しても、澤田らの調査結果 7)と同様、深度 1m ピッ

チで実施する SPT では確認できない箇所を Nd_pdc が

補完するとともに、Nd_pdc は N 値と概ね良い相関が

得られることと調和的である。   
一方、盛土と泥炭の境界付近（美原_GL.-10.25m）

や泥炭（深川_GL.-9.5m 前後，日高_GL.-11.2m）の

Nd_pdc は N 値と比較して相対的に低い値であった。 

SPT と PDC で得られた先端抵抗の差異は、単なる

泥炭に含有する繊維分の大小なのか堆積環境なのか

は不明確である。  
3.7.2  土の粒度試験と PDC による細粒分含有率の

比較 

図-12 は盛土法肩で実施した SPT（レイモンドサ

ンプラー） による土の粒度試験と PDC で得られた

細粒分含有率 Fc の深度分布であり、PDC で得た細粒

分含有率は Fc_pdc，土の粒度試験で得た細粒分含有

率は Fc_JI S とする。図では土の粒度試験を実施した

深度の位置を●（赤丸）で表示している。 

図-11  SPT と PDC による N値と深度 Nd_pdc 値の深度分布比較 

図-12  SPT と PDC による細粒分含有率 Fc の深度分布比較 
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R275 と美原では盛土内における土の粒度試験は

1 ヶ所、深川留萌道の盛土では 6 ヶ所実施した。日

高道は盛土内に礫分が多いために土の粒度試験を実

施していない。 
PDC で得た Fcの深度分布に着目すると、R275（図

-12 a)）では盛土内 GL.-2.36～-3.77m の深さ 1.41m
に Fc=0～50%程度の幅広い数値が確認された。また、

美原（図-12 b)）をみると、同じく盛土内 GL.-8.45
～-9.42m では Fc =23.4～44.8%、GL.-9.45～-10.21m
は Fc =5.5～11. 8%と評価された。深川留萌道（図-12 

c)）では盛土内 GL.-7.01～-7.91m の深さ 0.90m に 
Fc=10.1～100%程度の幅広い数値が確認された。な

お、日高道（図-12 d)）では既に述べたとおり、盛

土内に礫分が多いために PDC による評価は実施し

ていない。粒度試験で得られる Fc はいわゆる点の

評価であるが、PDC で得られる Fcは一打撃ごとに評

価が可能であるため、盛土の深度方向のばらつきを

連続的に捉えていると考えられる。  
3.7.3  液状化の判定 
本調査箇所における液状化判定は道示に従って実

施した。表-3は道示の簡便法と詳細法，PDC による

液状化判定に必要な地盤定数の算定方法を示してい

る． 

道示の簡便法による動的せん断強度比 R と液状化

に対する抵抗率 FLは表-1、表-2に記載の物理試験

値、単位体積重量は土の湿潤密度試験の値より算出

した。道示の詳細法による R と FLは，地盤工学会

基準「土の繰返し非排水三軸試験（JGS0541）」(以降、

液状化試験とする)で求めた繰返し応力振幅比 RL20

より道示に従って算出した。また、PDC による R と

FLは γtを土の湿潤密度試験の値より道示にて算出し、

前項の 1)，2)式を用いて Nd_pdc と Fcを導出した。な

お、地震時せん断応力比 L はいずれの液状化判定手

法とも同じ値を用いた。 
液状化判定に用いる地盤面の設計水平震度は調査

箇所が空知地方、石狩地方、日高地方であるため、

地域区分はいずれも B2 である。各地震動レベルの

地域別補正係数は文献 10)に従って、cz=0.85、cⅠz=1.0、
cⅡz=0.85 とした。地盤種別は調査箇所における既往

の地盤調査結果で得られた N 値から、道示の推定に

よる簡易法（慣用法）10) により R275 はⅠ種地盤、

美原、深川留萌道、日高道はⅢ種地盤とした。表-4

は各地震動レベルにおける設計水平震度を示す。 
また、各調査箇所で採取した砂質土の繰返し三軸

強度比 RLを直接的に把握するために液状化試験を

実施した。各現場で採取した乱さない試料は、直径

に対して高さが 2 倍前後を確保する供試体に成形し

た。供試体は炭酸ガスで飽和させたあと背圧

ub=200kN/m2 を与えて、間隙水圧係数 B 値が 0.95 以

上になっていることを確認した。飽和した供試体は

各現場の試料採取深度に応じた有効拘束力

σo’=50kN/m2 を等方応力で載荷し、排水量がほぼ一定

値に収束するまで圧密した。その後、正弦波の載荷

周波数 f=0.2Hzの一定応力振幅による非排水繰返し

載荷を両振幅軸ひずみ DA=5%、繰返し載荷回数

Nc=20 回に達するまで実施した。 
 

表-3  液状化判定に必要な地盤定数の算出方法 

表-4  液状化判定に用いる地盤面の設計水平震度（kh） 

タイプI タイプⅡ

Ⅰ種地盤 0.10 0.50 0.68 R275
Ⅲ種地盤 0.15 0.40 0.51 美原

Ⅲ種地盤 0.15 0.40 0.51 深川留萌道

Ⅲ種地盤 0.15 0.40 0.51 日高道

L2
L1 備考

簡便法 詳細法

N 値 標準貫入試験 N d=10/d-0.16Mr

細粒分含有率F c 土の粒度試験 F c=18･u R/σv'

平均粒径D50, 有効径D10 土の粒度試験 －

塑性指数I p 土の液性限界・塑性限界試験 －

単位体積重量γ t 土の湿潤密度試験 or 一般値 土質区分により仮定

必
要

な
地

盤
定

数

道路橋示方書
PDC

土の繰返し非排水三軸試験
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図-13、図-14は各調査箇所における調査深度と液

状化強度 R、液状化抵抗率 FLの関係を示す。凡例の

L1 はレベル 1 地震動、L2-1 はレベル 2 地震動（タ

イプⅠ）、L2-2 はレベル 2 地震動（タイプⅡ）を表

しており、R および FLの後に表記している『○○_pdc』

は PDC による評価、『○○_spt』は道示の簡便法、『○

○_JGS』は道示の詳細法による検討結果である。得ら

れた FLのうち FL≧2.0 のデータは便宜上、FL=2.0 で

標記した。 

図-13、図-14 の R(FL)_pdcと R(FL)_sptをみると、美

原の GL.-10.25m 付近の結果（図-13 d)～f））を除い

て概ね同じである。一方、美原の GL.-10.25m 付近の

R_pdcと R_sptの結果の違いは顕著であり、これが FL_pdc

と FL_spt の結果として表れている。特に L1 地震動レ

ベルでは FL_pdc の結果から液状化する、液状化しな

いと相反する結果が得られた。この要因として、図

-11 b)に示すとおり、美原の GL.-10.25m 付近におけ

る SPT による N 値（≒8）と PDC による Nd_pdc（≒2）
の差が FLの差に表れたと推察される。 
美原の GL.-10.25m 付近は盛土と泥炭の境界部に

あたるが、既往の文献 12)、13) によると、基礎地盤が

泥炭または軟弱な粘性土の場合、圧密沈下によって

盛土が下凸状に基礎地盤にめり込んだ際に盛土底部

が水平方向に伸張するため、密度や拘束圧の低下が

生じるとの指摘がある。このような盛土底部の緩み

に対して、SPT と PDC の貫入抵抗に違いが生じた要

因については今後、検証していく必要がある。 
次に、R(FL)_pdc や R(FL)_spt と道示の詳細法による

R(FL)_JGS を比較すると、R(FL)_pdc や R(FL)_spt は相対

的に小さいことがわかる。既往の研究では、同じ N
値であっても粒度の細かい（細粒分が多い、あるい

は平均粒径が小さい）土層の液状化抵抗は大きくな

る例えば 14)ことや、最近の研究 15)、16)では細粒分を含む

砂の液状化強度試験の結果、道示の液状化強度式は

Fc が大きい場合に液状化強度を小さめに評価する

ことが指摘されている。このような知見を踏まえる

と，R_pdc や R_spt は実態の液状化特性をより精度良

く評価しているといえ、道示で算出された R_JGS よ
り相対的に小さくなることは明白である。 

 

4．まとめと今後の課題 

 泥炭地盤上に構築された道路盛土を対象に、泥炭

地盤への盛土のめり込み沈下量と地下水位を把握可

能な調査法を検討するために、原位置において電気

式静的コーン貫入試験（CPT）および簡易動的コー

ン貫入試験（PDC）を行った．その結果，以下の知

見を得た。 
 
【電気式静的コーン貫入試験(CPT)】 
・ 盛土と泥炭層の境界は判別可能であり、めり込

み沈下量の把握は可能であることが示された。 
・ 本調査では盛土内に礫等粒径の大きい土質が混

入しており、静的コーン貫入試験の課題が改め

て露見し、CPT により地下水位を把握するには

制約があることがわかった。 
 

【簡易動的コーン貫入試験（PDC）】 
・ 飽和地盤における PDC と SPT で得られた N 値

（=Nd_pdc）および，PDC と土の粒度試験で得ら

れた細粒分含有率 Fcは概ね同じ数値を示し、双

方で得られる FL は地震動レベルに拘わらず同

様であった。 
・ したがって、PDC は地下水位以下に沈埋してい

る盛土の液状化判定に有効であると思われる。 
 
 

図-14  日高自動車道における調査深度と液状化強度 R，液状化抵抗率 FLの関係 
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・ 高盛土底部と泥炭の境界では計測された N 値と

Nd_pdcが異なり、その結果が L1 地震動レベルに

おいて異なる液状化判定に繋がった。 
・ この理由が SPT と PDC の貫入特性によるもの

か偶然なのかは定かでない。 
・ 今後は緩みが生じている盛土底部と軟弱地盤の

境界部における PDC の貫入特性や液状化強度

との関連を把握するとともに、PDC 単独でこの

境界部を判断できる指標を提案したいと考えて

いる。 
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4.1.4  超過外力に対する道路橋のレジリエンス技術に関する研究 

担当チーム：橋梁構造研究グループ、寒地基礎技術研究グループ（寒地構造チーム） 

研究担当者：大住道生、二宮智大、中尾尚史 

      葛西 聡、秋本光雄、佐藤 京 

 

【要旨】 

東日本大震災における教訓を踏まえ、道路橋の耐震設計においても、想定を超える事象に対する備えを考慮し、

機能回復力(レジリエンス)を高める対策技術を開発しておくことが社会的な要請となっている。本研究では、構

造特性に応じた損傷・応急復旧シナリオの構築、耐震安全余裕度の評価技術の開発等を目的としている。 

平成 30 年度は支承部への損傷制御の実現性を検証するため、既往文献調査による橋脚の設計条件の検討、供

試体設計と、支承の各部品における力の作用状況および耐力を把握するための載荷実験を実施した。また、超過

作用も含めた作用の影響を考慮した場合の橋梁構造物の安全余裕度を評価する手法の確立を目的に、実際の損傷

事例を整理した。 

キーワード：超過外力、道路橋、レジリエンス、損傷シナリオ、構造リダンダンシー 

 

 

1．はじめに   

南海トラフの巨大地震、首都直下地震等、人口及び

資産が集中する地域における大規模地震発生の切迫性

が指摘され、これらの地震による被害の防止・軽減は、

喫緊の課題である。また、2011 年東北地方太平洋沖地

震や 2016 年熊本地震の教訓として、従来の経験や想

定を大きく超える規模の災害に対する備えが不可欠と

なっている。 

このような背景から、本研究では超過外力に対して、

構造特性に応じた損傷・応急復旧シナリオを構築、機

能回復のための応急復旧技術、耐震安全余裕度の評価

技術の開発を行っている。 

平成28～29年度は桁橋・ラーメン橋を対象として、

既往地震の被害事例および損傷状況を分析し、超過外

力が作用した場合の望ましい損傷シナリオを整理する

とともに、橋脚と支承における耐力の階層化を考慮し

た場合の損傷過程について検討を行った。また、アー

チ橋を対象として、構造条件の違いによる損傷過程へ

の影響や望ましい損傷シナリオ、それに誘導するため

の損傷制御方法について解析により検討した。 

これらの検討により、超過外力に対し損傷を制御す

ることで橋全体が崩壊に至りにくくなることを示すと

ともに、特に損傷部位を支承に誘導することの有効性

を示した。 

平成 30 年度は支承部への損傷制御の実現性を検証

するため、既往文献調査による橋脚の設計条件の検討、

供試体設計と、支承の各部品における力の作用状況お

よび耐力を把握するための載荷実験を実施した。また、

超過作用も含めた作用の影響を考慮した場合の橋梁構

造物の安全余裕度を評価する手法の確立を目的に、実

際の損傷事例を整理した。 

 

2．損傷制御を目的とした RC 橋脚供試体の検討 

2．1  下部構造の耐力階層化 

2.1.1  支承耐力と橋梁耐力の関係 

図-1は、桁橋の免震構造を対象とした橋脚と支承耐

力の大小関係を示した水平荷重―水平変位曲線である。

実際のレベル 2 地震動に対する設計では、支承耐力が

橋脚耐力を上回るケースAと支承耐力が橋脚耐力を下

回るケース B が存在する。ケース A では支承より先に

橋脚が損傷し作用が大きくなるにつれて橋脚の損傷が

進展するが、ケース B では橋脚より先に支承が損傷し

以後、作用が大きくなっても橋脚の損傷は進展しない

破壊形態となる。 

 
図-1 支承と橋脚の耐力の関係（免震）
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2.1.2  望ましい損傷シナリオ 

ケース B の中でも、支承耐力を「橋脚の降伏耐力以

下」にするケースと「橋脚の降伏を超え最大耐力以下」

にするケースの 2 通りある。それぞれのケースは、橋

梁の架橋条件等により被災後の復旧作業のしやすさを

考慮して選定することが考えられるが前者の場合、支

承耐力を上回るよう橋脚耐力を過度に高める必要があ

り、基礎工を含めた橋全体系の設計合理化を踏まえる

と超過作用に対し、後者のケースが早期復旧の観点か

らも望ましい損傷シナリオの一例であると考えられる。 

2．2  損傷制御を検討するための文献調査 

2.2.1  文献資料の収集・整理 

望ましい損傷シナリオを実現させるためには、橋脚

降伏耐力と最大耐力の間に支承耐力を精度よく制御す

る必要がある。設計上意図したとおりの耐力制御がで

きたとしても、支承を構成するゴムや金物材料のバラ

つき等から、地震による実際の挙動の中で意図的に耐

力制御ができるかどうか課題がある。 

橋脚の最大耐力と降伏耐力との差異が大きいほど

支承の損傷制御の実現性が高まると考えられるため、

図-2 に示す設計計算上の降伏耐力と実験による最大

耐力との差異が大きくなる橋脚の設計条件を確認する

ことを目的とした文献調査を実施した。なお、文献調

査は既往の RC 橋脚供試体及び SRC 橋脚供試体の実

験結果を収集・整理し分析を行った。 

2.2.2  既往 RC 橋脚供試体の実験結果 

図-3は、文献調査により 24 個の RC 橋脚供試体実

験結果から得られた最大耐力Pmaxと設計計算上の保

有耐力 Pa(Py)との比（Pmax/Pa 以下、「耐力比」と

いう）を軸方向鉄筋比別に整理したものである。また、

図-4は実験結果としての荷重・変位曲線を事例として

示したものである。これら文献調査から耐力比を整理

すると、概ね 1.0～1.2 倍と耐力の差異が小さいことを

確認した。調査した供試体はせん断スパン比が概ね 3

～5 倍であり、ディープビーム効果のような平面保持

の仮定が適用できない耐荷力特性は特に持たない。こ

のような橋脚は曲げ応力で軸方向鉄筋が決定され、断

面の中央付近の鋼材もあまり多くないことから保有耐

力と最大耐力の差異が生じにくいものと推察される。 

2.2.3  既往 SRC 橋脚供試体の実験結果 

RC橋脚供試体と同様、文献調査により23個のSRC

橋脚供試体について耐力比の整理を行った。図-5、図

-6 は、実験結果としての荷重･変位履歴曲線の事例を

示したものである。調査した SRC 橋脚供試体は、最

外縁の軸方向鉄筋より断面内部の鉄骨材が H 形鋼（図 

 

図-2 橋脚供試体の計算上の耐力と最大耐力の差 
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図-3 RC 橋脚供試体の最大耐力と降伏耐力の比 

 

 
図-4 RC 橋脚供試体（No.2）の P-δ関係 1) 

 

 

図-5 SRC 橋脚の荷重･変位履歴曲線と 

その橋脚断面(A-2)2) 
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-5）あるいは鋼板を配置した構造（図-6）などあるが、

図-6 に示した橋脚断面内部に鋼板を複数枚入れた供

試体断面において、最大の耐力比 2.07 倍を得ていた。

なお、図-5 の H 形鋼を配置した構造では耐力比 1.39

倍であった。SRC 橋脚はせん断スパン比については

RC 橋脚と同様 3～5 倍であるが、最大耐力は降伏耐力

の概ね1.2～2.1倍程度とRC橋脚より耐力比が大きい

ことを確認した。これは、SRC 橋脚の場合は断面の中

央付近に配置する鋼材が多いことから、最外縁の引張

鉄筋が降伏した後、断面内部の鋼材が抵抗することで

さらに橋脚の耐力を大きくしているものと推察される。 

2．3  損傷制御を実現するための供試体設計 

2.3.1  新しい実験供試体の設計 

 橋脚の降伏耐力と最大耐力の差異が大きくなる設計

条件を今後実験で検証することを目的として、新たな

実験用供試体の設計を行った。 

実験供試体の設計は、最初に支間長 40m の連続高

架橋のうち 1 基の中間橋脚を想定し、星隈ら 4)が行っ

た実物大橋脚の載荷実験における供試体を参考にして、

柱部断面 2400×2400mm、高さ 9600mm を有するモ

デル橋脚を設計することから始めた。橋脚の配筋は、

従来の配筋方法に加え、SRC 橋脚の耐力比が大きいこ

とに着目して、鉄骨配置と同様の効果を期待するため、

断面内部を横断するよう軸方向鉄筋を配置する 2断面

で設計を行った。2 断面について動的解析を行い、そ

れぞれ従来のレベル 2地震動に対し必要十分な耐荷性

能が得られるよう鉄筋量を決定した。 

実験供試体は 2 断面のモデル橋脚をそれぞれ 1/4 倍

に縮尺し、柱部寸法 600×600×1800mm、配筋方法

が異なる 2 断面の供試体とした。 

2.3.2  解析方法 

実験供試体について以下の 2 ケースを想定し、ファ

イバーモデルによるプッシュオーバー解析を行った。

上部工からの鉛直荷重は 360kN とし、上部工載荷位

置に水平荷重を漸増させ、橋脚の耐荷力特性を確認し

た。 

ケース①：耐力階層化を考慮しない 

・支承耐力非制御（支承耐力＞橋脚最大耐力） 

・従来と同様の配筋（図-7） 

 

ケース②：耐力階層化を考慮 

・支承耐力制御（橋脚降伏耐力＜支承耐力＜橋脚

最大耐力） 

 ・断面内部に軸方向鉄筋を配筋（図-8） 

 

 
図-6 SRC 橋脚の荷重･変位履歴曲線と 

その橋脚断面(SRC-4)3) 
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図-7 実験供試体の配筋断面（ケース①） 
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図-8 実験供試体の配筋断面（ケース②） 

 

ケース①は、支承設計、橋脚設計ともに従来と同様

な設計を行うものであり、超過作用時は支承が損傷す

るまで橋脚の損傷が増大するケースである。橋脚の軸

方向鉄筋は SD345 D13×32 本、鉄筋比 1.13%とし、

鉄筋量はレベル 2地震動に対し必要な耐荷性能が得ら
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れる鉄筋量とした。 

ケース②は、支承耐力を橋脚降伏耐力と最大耐力の

間に制御することで超過作用時の橋脚損傷を限定的な

程度に抑えるケースである。橋脚の配筋は、SRC 構造

を模擬した配筋で、最外縁が SD345 D10×32 本、断

面内部が SD345 D19×13 本で鉄筋比は 1.67%である。

最外縁の軸方向鉄筋量はレベル 1地震動以上で降伏す

る鉄筋量とし、断面内部の軸方向鉄筋量はレベル 2 地

震動で必要な耐荷性能が得られる鉄筋量とした。 

2.3.3  解析結果 

 ケース①の P-δ関係を図-9に示す。このケースでは、

橋脚はレベル 2地震時に降伏しエネルギー吸収が図れ

る、鉄筋量が少なく合理的な設計となるなどの特徴を

有するが、最大耐力と設計上の降伏耐力の差異がほと

んどなく、実際の設計では支承に望ましい位置で損傷

制御することが困難であるケースと推察される。 

ケース②の P-δ関係を図-10に示す。レベル 1 地震

動に相当する水平荷重で最外縁鉄筋が初降伏した後、

断面内部に配置した鉄筋が水平荷重に抵抗し、レベル

2 地震動で降伏することでエネルギー吸収が図れると

ともに、最大耐力と降伏耐力の差異を大きくすること

が可能となり、支承部で損傷制御する実現性が向上す

ることを確認した。ケース①に比べてケース②の方が

軸方向鉄筋量は若干増加するが、ケース②の中間帯鉄

筋の配筋では断面内部で継ぐ場合、フックを断面内部

の軸方向鉄筋に引っ掛けることで中間帯鉄筋のラップ

長（鉄筋径の 40 倍）が必要なくなるため、その分の

鉄筋量削減や実際の配筋作業の省力化が期待できる。 

 

3．支承に用いるボルトの耐力に関する実験的検討 

支承部に損傷を誘導して橋全体系が致命的な被害

に至らないようにするための構造的な工夫の 1つとし

て、損傷させる部品を設定し、かつ損傷させる部品と

損傷させない部品の耐力を正確に評価したうえで、耐

力差を設定する方法が挙げられる。 

また、支承各部品の耐力は、主に水平方向および鉛

直方向に対して、それぞれ評価している。しかし、支

承には水平および鉛直方向の力が同時に作用するため、

これらの力を同時に考えて評価する必要がある。 

そこで本研究では、支承各部品における力の作用状況

および耐力を把握することを目的とした。本章では、

下沓とベースプレートの間に取り付けられている六角

ボルトを対象として、六角ボルトを実際の支承配置に

取り付けた場合の六角ボルト全体としての耐力を載荷

実験により検討した結果を報告する。 
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図-9 橋脚実験供試体の耐荷力特性（ケース①） 
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図-10 橋脚実験供試体の耐荷力特性（ケース②）  

 

 

表-1 使用する六角ボルトの材料諸元 

JIS※ 実強度

24(M24) 8.8 293 307
24(M24) 10.9 367 406
36(M36) 8.8 678 -

S45C

引張荷重(kN)
材質 ボルト径 強度区分

 
※JIS に記載されている引張強度に断面積をかけて算出 
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(a) M24 の場合         (b) M36 の場合 

（各図の右側にジャッキを設置） 

図-11 六角ボルトの取り付け位置 

支承の耐荷力（非制御） 

支承の耐荷力（制御） 

レベル２地震における 
橋脚の許容変位 
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3．1  実験概要 

3.1.1  実験供試体および実験装置 

(1) 実験供試体 

 本研究では、支承に使用されている六角ボルト

(S45C：機械構造用炭素鋼)を実験の対象とした。対象

とした六角ボルトの材料諸元は表-1 に示したとおり

である。表中の引張荷重に示した実強度は、ミルシー

トにより得られたデータである。なお、径が

36mm(M36)の六角ボルトの引張強度は計測されてい

なかったため、JIS で記載されている引張強度から算

出した値のみ示した。 

本実験ではゴム支承本体の平面寸法が 570mm×

570mm の支承を想定し、六角ボルトは図-11に示すよ

うに、M24 の六角ボルトの場合は 8 本、M36 の六角

ボルトの場合は 4 本取り付けた。 

 (2) 実験装置 

 本研究では図-12および写真-1に示すような実験装

置を用いた。実験では、ベースプレート(SM490 材)

と載荷治具(SS400 材)を六角ボルトで接合し、1 基又

は 2 基の油圧ジャッキ(容量：200kN、最大ストロー

ク：100mm)を用いて水平方向に載荷することで、接

合させた六角ボルトを破断させた。なお、ベースプレー

トと載荷治具の間には、できるだけ摩擦が生じないよ

うに、接触面は磨きをかけた。 

 六角ボルトはインパクトレンチにより、所定の値で

締め付けた。ここで、六角ボルトを締め付ける大きさ

は、ベースプレートのネジ部が切れない大きさとし、

M24 は 229.3Nm、M36 は 804.6Nm とした。  

 ジャッキにはロードセルを設置し、載荷荷重を計測

した。また、載荷治具に変位計を設置し、載荷治具の

水平及び鉛直変位を計測した。さらに、六角ボルトに

生じたせん断力を把握するために、載荷治具の六角ボ

ルト穴近傍にひずみゲージを貼り付け、六角ボルトを

介して載荷治具に生じるひずみを計測した。各計測位

置および各ボルトの名称は図-13 に示した通りである。 

3.1.2  実験方法 

 本研究では、支承への作用状況の違いによる六角ボ

ルト全体の耐力の変化を検討するために、載荷高およ

び載荷方向を変化させて実験を行った。表-2 及び図

-14 に本実験で検討したケースを示す。表中の載荷高

は、ベースプレートからの高さであり、実際の支承の

高さを想定して設定した。なお載荷高が 0(H=0)はせん

断力が卓越した場合に相当する。偏心量は、図-14 に

示すように、載荷治具の中心位置から偏心した距離で

あり、実験では載荷治具の端部とした。載荷方向は、 

油圧ジャッキ 
ロードセル 

載荷治具 

(770×830，高さ842) 

反力ブロック 

図-12 実験装置の概要(載荷高 500mm の場合) 

載荷治具 

ジャッキ 

ロードセル 反力ブロック 

(a) 変位計の設置位置 
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(1)平面図       (2)側面図 
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(b) ひずみゲージの貼り付け位置と各ボルトの名称 

図-13 変位計及びひずみゲージの位置 

写真-1 実験装置のセットアップ状況(載荷高 500mm) 
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図-13 や図-14 に示すように斜め載荷したときの角度

であり、実験では 45°とした。本研究では、偏心およ

び斜め載荷していないケースを基準載荷、偏心して載

荷したケースを偏心載荷、斜め方向に載荷したケース

を斜め載荷と呼称する、基準載荷および斜め載荷では、

ジャッキを 2 基使用するため、載荷治具の左右に取り

付けた変位計により、実験供試体にねじりが生じない

ように監視しながら載荷した。 

 実験では、全ての六角ボルトが破断又はジャッキの

ストロークが限界に達するまで載荷を行った。得られ

た結果から、各ケースにおける六角ボルト全体の耐力

を比較した。また、載荷治具より得られた水平変位、

鉛直変位、ひずみから、六角ボルトにどのような応力

が生じたか計測した。但し、偏心載荷と斜め載荷は、

ひずみゲージの向きと実際の主ひずみの方向が合って

いなかったため、正しいひずみは計測できなかった。 

3．2  基準載荷による六角ボルトの耐力 

3.2.1  載荷高が異なる場合(Case1～4) 

(1) 荷重と変位の関係 

図-15 は水平変位と載荷荷重の関係を示したもので

ある。横軸は載荷治具の水平変位、縦軸は載荷荷重で

ある。載荷荷重は 2 基のロードセルの合計、水平変位

は左右の変位計の平均を示した。なお、載荷高が

750mm(Case4)については、ジャッキのストローク限

界に達してもボルトが破断しなかったため、六角ボル

トが全て破断する前に実験を終了した。 

図より、載荷高が 300mm(Case2)及び 500mm 

(Caes3)の場合、最大荷重は載荷高 0(Case1)に対して

4%及び 14%程度低下している。逆に破断に至る水平

変位は 60%及び 90%程度大きくなっている。載荷高が

750mm(Case4)の場合、最大荷重は Case1 に比べて

40%程度低下している。なお、水平変位が 0 における

100kN 程度の急激な荷重の立ち上がりは、六角ボルト

を締め付けたことによる下沓とベースプレート間に生

じる摩擦の影響と考えられる。 

本研究では参考として、道路橋示方書 5)に記載され

ているせん断耐力の推定式を基に六角ボルト全体の耐

力を次式により算出した。 

  
3 3
u uFF An n


           (1) 

ここで、Fは六角ボルト全体の耐力、Fuは表-1で示し

た六角ボルト単体の引張荷重、σuは引張強さ、Aは断

面積、nは六角ボルトの本数である。本研究では、表

-1で示したM24で強度区分8.8の六角ボルトにおける

引張荷重を用いて六角ボルトの耐力の合計を求めた。 

 

 

表-2 実験ケース 

ボルト径 強度区分

Case1 M24 8.8 0 0 0
Case2 M24 8.8 300 0 0
Case3 M24 8.8 500 0 0
Case4 M24 8.8 750 0 0
Case5 M24 10.9 500 0 0
Case6 M36 8.8 500 0 0
Case7 M24 8.8 0 350 0
Case8 M24 8.8 500 350 0
Case9 M24 8.8 300 0 45
Case10 M24 8.8 500 0 45
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図-15 水平変位と載荷荷重の関係(Case1-Case4) 
 

 

その結果、全体の耐力は 1418kN であった。  

 破断までの載荷荷重の最大値と比較した結果、実験

値と計算値の誤差は、Case1 では 5%、Case2 では 2%

程度である。一方、Case3 では約 10%、Case4 になる

と約 35%となり、計算値との誤差は大きくなる。その

ため、載荷高が高くなるとせん断耐力のみで六角ボル

ト全体の耐力を評価することは困難になる。 

図-14 各ケースの載荷位置 
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(2) 六角ボルトに生じる応力と破断状況 

 図-16 は、六角ボルト穴近傍の載荷治具のひずみ量

を示したものである。ここでは載荷高が 0(Case1)と

500mm(Case3)の結果を示した。横軸は載荷治具の水

平変位、縦軸は六角ボルト穴近傍のひずみ量である。

載荷治具に生じるひずみは、六角ボルトを介して載荷

治具に圧縮ひずみ(負値)として生じるため、圧縮ひず

みが大きいほど六角ボルトにせん断応力が生じている

ことを意味している。 

 載荷高が 0(Case1)の場合、図-16(a)に示すように、

載荷開始から 1mm 程度までは載荷側に近い六角ボル

ト穴付近(No.1~No.3)にひずみが生じている。しかし、

1mm を超えた辺りから、ひずみが低下している。一

方、載荷側から離れた位置(No.4~No.8)のひずみは、

水平変位が 1mm あたりから増加している。これより、

最初は載荷側の六角ボルトに力が集中し、その後に他

の六角ボルトにも力が作用すると考えられる。載荷高

が 500mm(Case3)の場合、図-16(b)に示すように載荷

側のひずみ(No.1~3)は最大で-100μ程度しか生じてい

ない。一方、載荷側から離れた位置(No.6~8)のひずみ

は、最大荷重時に-700μ近くまで達している。この計

測結果から、載荷側の六角ボルトに作用したせん断力

は非常に小さいと考えられる。 

 ここで、載荷治具のひずみからせん断力の合計を算

出してみた。せん断力は得られた載荷治具に生じるひ

ずみに鋼材のヤング率(2.0×105N/mm2)をかけ、この

値を六角ボルトに作用させることで、六角ボルトのせ

ん断応力度を算出した。なお、六角ボルトはベースプ

レート面を支点とした片持ちばりを仮定して(長さは

板厚の 32mm、幅はボルト径の 24mm)、せん断応力

度を計算した。 

図-17 はせん断力を算出した結果である。横軸は水

平変位、縦軸はひずみから算出したせん断力の合計と

載荷荷重である。図中には載荷荷重の結果も示した。

算出した結果、両ケース共に合計したせん断力の最大

値は、載荷荷重の最大値に比べて約 20%になっている。

また、式(1)から、六角ボルト 1 本当たりのせん断耐力

を計算すると 177kN に対し、ひずみから算出したせ

ん断力は最大で 100kN 程度である。そのため、せん

断力以外に引張力の影響もあると考えられる。ただし、

図-15に示したように、式(1)で算出したせん断耐力の

合計と載荷荷重の誤差が 5%程度であったことから、

全体の 80%が引張力の影響とは考えられない。した

がって、六角ボルトに生じるせん断応力の具体的な数

値は判定できない。 
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(b) Case3(載荷高 500mm) 
図-16 各ボルト近傍の載荷治具に生じるひずみ 
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図-17 ひずみから算出した結果 

 

本研究では、載荷治具の鉛直変位から六角ボルトの

鉛直変位を求めた。算出した結果を図-18 に示す。こ

こでは、載荷治具は剛体と仮定し、載荷治具先端から

各六角ボルト位置までの距離の比率で六角ボルトの鉛

直変位を求めた。載荷高が 0(Case1)の場合、最大荷重

時でも六角ボルトの鉛直変位は 0.3mm 程度である(図

-18(a))。一方、載荷高が 500mm(Case3)の場合、最

大荷重時における載荷側の六角ボルトは 7mm 以上鉛

直方向に変位している(図-18(b))。 
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(b) Case3(載荷高 500mm) 
図-18 六角ボルトのボルト鉛直変位 

 

 写真-2は六角ボルトの破断状況である。基準載荷の

場合、同じ列の六角ボルトの破断状況は同じだったた

め、ここでは No.1,4,6 を示した。載荷高が 0(Case1)

の場合、全ての六角ボルトはベースプレート面で破断

しており、その破断面は平らである(写真-2(a))。一方、

載荷高が 500mm(Case3)になると写真-2(b)に示すよ

うに、載荷側である No.1 から 3 の六角ボルトの破断

面はベースプレート面に対して斜めで、かつ若干伸び

出した変形が見られる。No.4 から 8 はベースプレート

面で破断している。載荷高が 750mm(Case4)の場合、

写真-2(c)に示すようにNo.1から5の六角ボルトは水

平にかつ破断面付近の断面は小さくなっている。なお、

破断しなかった No.6 から 8 の六角ボルトは、若干の

曲げ変形が見られた。 

 このように、載荷高が高くなると六角ボルトに作用

する力や破断状態は各位置で異なる。そのため、六角

ボルト全体の耐力を評価するためには、前述した式(1)

で示したせん断耐力のみで評価するのではなく、引張

耐力も考慮する必要がある。 
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図-19 水平変位-載荷荷重の関係(Case5, 6) 

 

3.2.2  材料強度及びボルト径が異なる場合(Case5, 6) 

 図-19 は六角ボルトの強度や径を変えた場合におけ

る載荷荷重と水平変位の関係である。参考として、

Case3 の結果も示した。図より、載荷荷重はどのケー

スもほぼ同じ挙動を示している。また、M36 の六角ボ

ルト(Case6)になると、破断した時の水平変位がCase3

に比べて 55%程度大きくなっている。なお、Case6 に

ついては、水平変位 0 付近における荷重の立ち上がり 
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No.1 No.4 No.6 

(c) Case4 
写真-2 実験終了後のボルトの破断状況 



4 インフラ施設の地震レジリエンス強化のための耐震技術の開発 

 9

 

 

 

 

が他のケースよりも 100kN 程度大きくなっている。

六角ボルトを締め付けた大きさが、M24 の六角ボルト

に比べて大きいため、下沓とベースプレート間の摩擦

が大きくなったと考えられる。 

 写真-3 は六角ボルトの破断状況である。写真-3(a)

に示した強度区分 10.9 の六角ボルト(Case5)の破断形

状を見ると、写真-2(b)で示した Case3 とほぼ同じ破

断形状であった。ことから、六角ボルトの強度区分が

変わっても、六角ボルトの破断挙動は変化しないと考

えられる。M36 の六角ボルト(Case6)の場合、写真

-3(b)に示した六角ボルトの破断状況を見ると、ベース

プレートのネジ部から破断していた。そのため、ボル

ト径が変わると、破断挙動に変化又はばらつきがみら

れると考えられる。 

3．3  偏心載荷、斜め載荷による六角ボルト耐力 

3.3.1  偏心載荷の場合(Case7, 8) 

(1) 荷重と変位の関係 

 図-20 は偏心載荷(Case7, 8)した場合の荷重と変位

の結果である。横軸は水平変位であり、載荷側(ジャッ

キ側設置側)で計測した水平変位を示した。縦軸は載荷

荷重である。また比較のため、基準載荷(Case1:載荷高

0, Case3:載荷高 500mm)の結果も示した。なお、

Case7(載荷高 0)における No.5 の六角ボルト、

Case8(載荷高 500mm)における No.5 と No.8 の六角

ボルトは、ジャッキのストローク限界に達しても破断

しなかった。 

載荷高が 0(Case7)の場合、基準載荷(Case1)に比べ

て最大荷重は約 1/2 に低下している。載荷高が

0
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1500

0 2 4 6 8 10

Case1
Case3
Case7
Case8

載
荷

荷
重

(k
N

)

水平変位(mm)

破断

破断

破断

最大荷重(kN)
Case1 1498.98
Case3 1295.53
Case7 801.28
Case8 687.64

破断

 

図-20 水平変位-載荷荷重関係(Case7, Case8) 
 

 
5mm

1mm

6mm

2mm

載荷 載荷

 
(a) Case7(載荷高 0)   (b) Case8(載荷高 500mm) 

図-22 載荷治具の挙動  

 

(a) Case7(載荷高 0) 

(b) Case8(載荷高 500mm) 
図-21 水平変位と鉛直変位の関係 
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写真-3 実験終了後のボルトの破断状況 
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500mm(Case8)の場合も同様に基準載荷(Case3)に比

べて最大荷重は約 1/2 に低下している。基準載荷と異

なり、同じ列の六角ボルトでも同じ大きさの力が作用

していなかったと推定される。 

(2) 載荷治具の挙動メカニズム  

 図-21 は載荷治具の水平及び鉛直変位の関係を示し

たものである。横軸はジャッキ設置側の水平変位、縦

軸はジャッキなし側の水平変位と鉛直変位である。 

図-22 に示すように、載荷高が 0(case7)の場合、最

大荷重の水平変位は、ジャッキ設置側では 5mm 程度

に対し、ジャッキなし側では 1mm 程度であったため、

載荷治具は反時計まわりに回転していたと考えられる。

最大荷重時の鉛直変位は、両側共に 1mm 以下であり

載荷治具は浮き上がっていない。No.5 の六角ボルトが

破断しなかったことも考慮して、載荷治具はほぼ浮き

上がらずに No.5 の六角ボルトを軸として反時計回り

に回転する挙動を示していたと考えられる。 

 載荷高が 500mm(Case8)の場合、最大荷重時におけ

る水平変位は、ジャッキなし側で負値になっているた

め、載荷治具は反時計回りに回転していたと考えられ

る。鉛直変位は、ジャッキ設置側では 8mm 程度に対

して、ジャッキなし側では 1mm 以下である。No.5 お 

 

よび No.8 の六角ボルトが破断しなかったことも考慮

して、載荷治具はジャッキ設置側が持ち上がり、かつ、

No.5 およびNo.8 付近を軸として反時計回りに回転す

る挙動を示していたこと考えられる。 

(3) 六角ボルトの破断状況 

 載荷高 0(Case7)の場合、写真-4 に示した六角ボル

トの破断状況を見ると、六角ボルトはベースプレート

面で破断しており、かつ破断面は平らである。したがっ

て、せん断破断したといえる。また、破断しなかった

No.5 の六角ボルトを見ると、ほぼ変形していない。こ

のことからも、このボルト回りに回転していたといえ

る。載荷高が 300mm(Case8)の場合、写真-5に示すよ

うに、No.1, 2, 4 の六角ボルトはベースプレート面に

対して斜め方向かつ若干伸びて破断している。一方、

No.3, 6, 7 の六角ボルトは、ペースプレート面で平ら

に破断している。また、破断しなかった No.8 の六角

ボルトには変形が見られなかった。 

3.3.2  斜め載荷の場合(Case9, 10) 

 図-23は斜め載荷(Case9, 10)した場合の荷重と変位

の関係の結果である。横軸は水平変位、縦軸は載荷荷

重である。また図中には比較のため基準載荷(Case2:

載荷高 300mm、Case3: 載荷高 500mm) の結果も示 

No.4 No.6 No.7 

No.5 No.8 

写真-5 実験終了後のボルトの破断状況(Case8) 

：載荷方向 ：載荷方向 

No.4 

No.6 

No.1  No.3  

 No.6 

No.2 

No.7  

No.8 No.5 

写真-4 実験終了後のボルトの破断状況(Case7) 

No.1 No.2 No.3 
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した。なお、Case10 の場合、No.1, 4, 6-8 の六角ボル

トはジャッキのストロークの限界に達しても破断しな

かった。 

 載荷高が 300mm(Case9)における最大荷重は、基準

載荷(Case2)に比べて約 8%低下している。載荷高が

500mm(Case10)では、最大荷重は基準載荷(Case3)に  

比べて約 34%低下している。 

 写真-6は、実験終了後の六角ボルトの破断状況を示

したものである。載荷側に近い六角ボルトは、ベース

プレート面で破断せず、少し上方の位置で破断してい

る。また、破断したボルトの破断面を確認したところ、

破断面付近の断面が小さくなっていた。また、斜め載

荷の場合も載荷治具の載荷側が持ち上がるような挙動

を示したために、載荷側の六角ボルトには引張力の影

響が大きくなったと考えられる。 

 

4．橋梁構造物における安全余裕度の整理  

道路橋の耐震設計では、橋の耐荷性能を満足しなけ

ればならない。ただし、道路橋示方書 V 耐震設計編 6)

では、橋全体系を直接評価する一般的な方法を示すに

は至っていない。そのため、橋の耐荷性能を上部構造・

下部構造・上下部接続部で、更に各構造は、これらを

構成する部材の耐荷性能で代表させている。これによ

り、各部材の応答が限界状態を超えないことを照査す

ることで、橋の耐震性能を照査することができる。ま

た地震による上部構造等の構造や部材の損傷は、橋全

体系の挙動に影響を及ぼすため、構造や部材には、適

切な安全余裕を確保することが重要である。 

 2011年東北地方太平洋沖地震や2016年熊本地震で

は、設計時に荷重として設定されていない作用(超過作

用)により、橋が致命的な被害を受けた 7)-9)。これらの

被害から、超過作用を受けても致命的な状態に対して、

どの程度の安全余裕度があるのか把握することはその 

 
効果的な対策を検討する上で重要である。 

 しかし、安全余裕度は色々な部分に、かつ色々な形

で存在しており、安全余裕度を評価する手法は確立し

ていないのが現状である。そのため、超過作用も含む

作用に対して、橋の耐荷性能を満足させるためには、

安全余裕度を適切に評価する必要がある。 

 そこで本研究では、超過作用も含めた作用の影響を

考慮した場合の橋梁構造物の安全余裕度を評価する手

法を確立することを目的とした。本章では、道路橋が

致命的な被害を受けるまでに有する安全余裕度につい

て、根拠を挙げつつ安全余裕度をレベル別に分類した。

図-23 水平変位-載荷荷重関係（Case9, Case10） 
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さらに、構造の違いによる安全余裕度についても例示

した。なお、超過作用として任意の作用を考慮するた

め、作用の不確実性については本検討の対象とはして

いない。 

4．1  安全余裕度の考え方 

4.1.1  損傷度と安全余裕の関係 

 道路橋が地震動等の作用に対して耐えられるかどう

かを評価するとき、道路橋の安全余裕度は図-24 に示

すような段階があると考えられる。図の縦軸は安全余

裕度の段階、横軸は橋の機能喪失であり、右へ行くほ

ど損傷度は大きくなる。また、図中に示した斜めの線

は構造条件等により変化し、この線と横軸が交わる点

が右へ行くほど、安全余裕のある(冗長性のある)構造

物になる。 

 安全余裕度は図に示すように、3 つのレベルがあり、

各レベルに応じた安全余裕度があると考えられる。3

つのレベルには、「部材レベル」「構造レベル」「他機構

レベル」が存在すると考えられる。さらに、安全余裕

度は、以下のように i から vi の 6 つに分けることがで

きると考えられる。 

 

i. 設計された部材が制限値に達するまでの間 

ii. ばらつき等に対する安全余裕度をとった値(制限

値)から工学的指標で表された部材の限界状態

(特性値)までの間 

iii. 工学的指標で表された部材の限界状態(特性値)

から部材の真の限界状態までの間 

iv.  部材の真の限界状態を超えた後、設計振動単位全

体の限界状態までの間 

v. 機能のレベルが下がっているが、致命的な状態に

至らない間 

vi. 構造的なリダンダンシーにより、別途の機構によ

り、完全ではないが一定の機能が維持されている

間 

工学的指標で表さ れた部材の限界状態 ( 特性値 )

部材の制限値 ( ばら つき 等に対する安全余裕度をと っ た値 )

部材の真の限界状態

部材レベル

構造レベル

他機構レ ベル

i

ii

iii

iv

v

vi

安
全

余
裕

度

橋の損傷度

安
全

余
裕
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階

設計振動単位全体の性能が下がら ない
　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 限界状態
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図-24 安全余裕度の段階 

4.1.2  部材レベルにおける安全余裕度(i～iii) 

(1) 安全余裕度i 

 道路橋は、地震動に対して全ての照査を満たすよう

に断面等を設計しなければならない 6)。しかし、全て

の照査を満たすように設計した場合、個々の照査項目

における制限値と実際の構造物の耐力には差が生じる。 

 例えば橋脚断面が、地震動に対する残留変位によっ

て決まる場合、水平変位の制限値と設計された水平変

形能との間には余裕が生じる。また、制限値を満足す

るために必要な強度や寸法等が材料の規格品と一致す

るケースは少ない。多くの場合、必要となる材料より

も大きい規格の材料を使用する。そのため、要求され

る制限値よりも大きくなるため、そこに余裕が生じる。

このように、これらから生じる余裕が安全余裕となる。 

 したがって、限界状態 3 の制限値に達するまでの間

に安全余裕(安全余裕度 i)が存在すると考えられる。 

(2) 安全余裕度ii 

 RC 橋脚の場合、過去に実施された RC 橋脚の載荷

実験 9)を基に部材の限界状態 2 や限界状態 3 が設定さ

れている。図-25は、RC 橋脚の載荷実験で得られた荷

重変位関係を示したものである。ここでは、限界状態

3 付近を示している。これらの実験結果を包括するよ

うに道路橋示方書 6)では水平変位－水平荷重関係と限

界状態が設定されている。 

 ここで、道路橋示方書 6)では、適切な安全余裕を確

保することを部材等の限界状態に対応する制限値の設

定において考慮する必要があると規定されている。そ

のため、次式に示すように限界状態 3 の制限値が規定

されている 6)。 

  
3 1 2 3ls d s ls                     (2) 

式中のδls3dは塑性化を期待する鉄筋コンクリート橋脚

の限界状態 3に対応する水平変位の制限値、ξ1は調査・ 
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図-25 限界状態3の考え方 
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解析係数(=1.0)、ξ2 は部材・構造係数(=1.0)、Φs は抵

抗係数(=0.65)である。 

耐荷性能の照査では、限界状態 1～3 に相当する変

位を工学的指標として設定する必要がある。この工学

的指標で表された限界状態が、限界状態の特性値であ

り、次式で規定されている 6)。 

    3 3 3 2ls yE ls y p pk L h L           (3) 

式中の δls3 は、単柱式の鉄筋コンクリート橋脚の限界

状態 3 に相当する水平変位の特性値、δyEは限界状態 1

に相当する水平変位の特性値、φls3 は橋脚基部断面に

おける限界状態 3 に達するときに生じる曲率、φy は

橋脚基部断面における限界状態 1に達するときに生じ

る曲率、Lpは塑性ヒンジ長、h は橋脚基部から上部構

造の慣性力の作用位置までの距離、k3 は補正係数

(=1.3)である。 

 上式には、評価式のもつばらつきが存在する。その

ため、式(2)で示したように限界状態 3 の制限値には、

式(3)で示した限界状態 3 の特性値に、評価式の持つば

らつきを考慮して抵抗係数を乗じている。 

 したがって、限界状態 3 の制限値と限界状態 3 の特

性値の間には式(2)で示した抵抗係数分の安全余裕(安

全余裕度 ii)が存在していると考えられる。 

 なお、平成 24 年道路橋示方書 V 耐震設計編 10)にお

いて、限界状態 3 に相当する水平変位は橋脚基部に形

成される塑性ヒンジを考慮して、式(4)のように設定さ 

れていた。 

      3 3 2ls yE ls y p pL h L              (4) 

 しかし、式(4)の算定式と RC 橋脚の載荷実験 11)とを

比較すると、実験値の方が算定式を約 1.3 倍上回って

いたことから 12)、平成 29 年道路橋示方書 6)では、式(4)

の算定式に補正係数 k3 を導入している。また、平成

24 年道路橋示方書 10)において、安全係数 1.2 で割るこ

とで設定された許容塑性率に相当する水平変位になる

ように抵抗係数(0.65：安全係数 1.2 と補正係数 1.3 を

考慮した値)が設定されている。 

(3) 安全余裕度iii 

 道路橋示方書V 耐震設計編 6)で示されている限界状

態 3 の特性値は、繰返し回数が 3 回の正負交番載荷実

験に基づいて推定される値であり、かぶりコンクリー

トが剥離し、軸方向鉄筋のはらみ出しが顕著になり、

かつ水平力－水平変位関係において、最大水平力の低

下が生じ地震時保有水平耐力を保持できなくなる直前

の状態の水平変位である 11)。そのため、限界状態 3 の 

nδ
y (n+1)δ

y 変位

荷
重

参考資料に基づき 設定

さ れる限界状態 3

荷重低下

真の限界状態 3 が存在すると

推定さ れる範囲

 
図-26 真の限界状態3 

 

特性値は、工学的指標として設定されている。 

 図-26 は RC 橋脚の正負交番載荷実験で得られた荷

重―変位関係の一例である。図に示すように、上記に

基づいて限界状態 3 を求めると、(n+1)δyで荷重が低

下していることから、限界状態 3 はその直前の nδy

であると推定できる。しかし、実際は nδyと(n+1)δy

の間に限界状態 3 になる点(真の限界状態 3 と呼称)が

存在していると考えられる。そのため、工学的指標で

推定される限界状態 3から真の限界状態 3の間には安

全余裕(安全余裕度 iii)が存在すると考えられる。なお、

[iii]の工学的指標で表された部材の限界状態から部材

の真の限界状態までの間の部材挙動については、これ

まで詳細に評価されていない。 

4.1.3  構造レベルにおける安全余裕度 

(1) 安全余裕度iv 

 部材レベルで、限界状態 3 に達することで部材の要

求性能が喪失しても、設計振動単位全体で考えると、

部材が限界状態 3 に達した後、直ぐに橋が崩壊すると

は限らない。本研究では、この橋全体系で安全余裕を

考えるレベルを構造レベルと呼ぶ。部材レベルの限界

状態と構造レベルの限界状態は異なるため、部材が限

界状態 3 に至ったとしても、すぐに設計振動単位全体

が致命的な被害に至るとは限らない。 

 著者らは、RC 橋脚の載荷実験により、限界状態 3

を超えて水平方向の耐荷力が失っても、鉛直方向の耐

荷力は残存していることがわかっている 13)。そのため、

水平力に対する抵抗と鉛直力に対する抵抗は別として

捉えることができる。水平力に対する抵抗と鉛直力に

対する抵抗を別として捉えることができると、仮に図

-27 に示すような連続桁において、一部の橋脚が限界

状態 3 に達して水平方向の抵抗力が喪失しても、鉛直 
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慣性力 慣性力

水平力が作用

水平方向の
抵抗力が喪失

他の橋脚が水平力を受け持つ

壁式橋脚

ラ ーメ ン橋脚

 

図-27 安全余裕度ivの例(連続桁) 

 

斜面崩壊により
橋台損傷

（ 橋の機能喪失）

片持ちばり 構造のため落橋せず
　 　（ 致命的な被害には至ら ず）

 

図-28 安全余裕度vの例(PCラーメン橋) 

 

方向の抵抗力が残存していれば、他の橋脚が水平方向

の力を受け持つことで、橋が崩壊に至らないと考えら

れる。 

 このように、部材の限界状態 3 と設計振動単位全体

の限界状態までの間に安全余裕(安全余裕度 iv)が存在

すると考えられる。 

(2) 安全余裕度v 

 安全余裕度 iv は橋の機能は保持されている状態で

ある。しかし、段差等により橋の機能が喪失しても、

落橋等の致命的な被害に至っていなければ、橋全体系

としての安全性は維持できると考えられる。 

 例えば図-28 に示すような PC ラーメン橋を考えた

場合、斜面崩壊により橋台が損傷して橋の機能は喪失

しているが、PC ラーメン橋が片持ちばりとなり、橋

が崩壊しない、すなわち橋全体系の安全性は維持でき

ている可能性も考えられる。実際に 2016 年熊本地震

では、阿蘇長陽大橋で上記のような損傷が生じている

(写真-7)。本橋は、斜面崩落により橋台部が沈下する

被害を受け、橋台部と上部構造の間に段差が生じたた

めに橋の機能喪失に至ったが、橋自体は自立した状態

で留まっており、落橋は免れた。そのため、橋台の再

構築および上部構造や橋脚の補修等により、機能喪失

後 1 年 4 か月で復旧できている 14)。 

 このように、設計振動単位全体の限界状態から、橋

の機能レベルは低下しているが橋崩壊等の致命的な被

害に至っていない限界までの間にも安全余裕(安全余

裕度 v)が存在していると考えられる。 

 

 

 

 
落橋防止ケーブル

支承損傷

地震動

落橋防止ケーブルにより
桁の変位を制御

 
図-29 安全余裕度viの例 

 

4.1.4  他機構レベルにおける安全余裕度 

（安全余裕度vi） 

 構造レベルで致命的な状態になると、橋は落橋や崩

壊に至る。この場合、橋単独では落橋等を防ぐことが

できないが、例えば図-29 で示す落橋防止ケーブルの

ような別途の機構を用いることで、一定の性能は維持

できる可能性がある。本研究では、別途の機構を用い

ることで一定の性能が維持できるレベルを他機構レベ

ルと呼ぶ。そして他機構レベルで、機能のレベルが下

がっているが、致命的な状態に至らない限界から、別

途の機構で一定の性能は維持できる限界との間には安

全余裕(安全余裕度 vi)が存在すると考えられる。 

 他機構レベルの例を写真-8 に示す。写真は、平成

15 年宮城県北部地震による被害を受けた小野橋(宮城

県)である 15)。この橋は、地震により全ての支承が損傷

し、ジョイント部に 10cm 程度の段差、橋軸方向に

20cm 程度の移動が生じた。これにより、橋の機能は

喪失したが、落橋防止構造として橋台と桁を PC ケー

ブルが設置されていたことで、桁の変位拘束に有効に

機能したと推定されている。 

 

PC ラーメン橋は落橋せず 
→致命的な被害には至っていない 

写真-7 阿蘇長陽大橋の損傷(熊本県) 

斜面崩壊による橋台部の損傷 
→橋の機能喪失 

全景 
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4．2  構造の違いによる安全余裕度の評価例 

 前節では、安全余裕度の段階とその根拠について、

実例を踏まえて述べた。本節では、提案した安全余裕

度を用いて、橋の形式の違いと安全余裕度の関係につ

いて述べる。 

本研究では、図-30 に示す 3 ケースを例とした。

Case1 は単純桁で、何も構造的な対策をとっていない

ものである。Case2 は単純桁を連結板により連続桁化

したものである。Case3 は連続桁化した上で、さらに

橋座部を拡幅したものである。ここでは地震により部

材レベルとして支承を仮定し、支承が損傷した場合を

考えてみる。 

Case1 のように何も対策を施していない場合、部材

レベルで一部の安全余裕を失うと、桁が移動して落橋

により直ぐに致命的な被害に至る。Case2 のように連

続桁化すると、部材レベルで一部の安全余裕を失って

も、橋全体系で考えると他の部材(支承)で桁の移動を

制限することが可能になる。Case3 の場合は、橋座部

を拡幅(他機構)していることで、一定量の変位に対し

ても、安全余裕は確保できると考えられる。これらを

考慮して、安全余裕度を描くと、図-31のようになる。 

ここで示した安全余裕度は、定性的に論じたもので

あるが、各ケースの安全余裕度を定量的に示すことも

今後の課題として検討を行う必要がある。 

 

部材レベル

構造レベル

他機構レ ベル

i

ii

iii

iv

v

vi

安
全

余
裕

度

橋の損傷度

安
全

余
裕

度
の

段
階

Case1 Case2 Case3

 
図-31 安全余裕度 

 

5．まとめ 

支承部への損傷制御の実現性を検証するための供

試体設計と配筋方法の検討と、支承に用いるボルトの

耐力に関する実験的検討、安全余裕度に関する検討よ

り得られた成果について以下に示す。 

1） 既往の文献調査から RC 橋脚供試体と SRC 橋脚

供試体の実験結果を整理し、超過作用時に耐力階

層化による支承部への損傷制御を行う上で SRC

構造の方が有利であることを確認した。その結果

を受けて、橋脚断面内に軸方向鉄筋を配置するこ

と耐力の差異を大きくすることが可能となり、支

承に損傷を制御する実現性が高まることを確認

した。 

2） 橋脚断面内に軸方向鉄筋を配置することで橋脚

の最大耐力と降伏耐力の差異を大きくすること

が可能となり、支承に損傷を制御する実現性が高

まることを確認した。 

(a) Case1(対策なし) 

(b) Case2(連結板で連続桁化) 

(c) Case3(連結板で連続桁化+橋座部拡幅) 
図-30 構造ケース 

全景 

写真-8 小野橋の損傷(宮城県) 

落橋防止ケーブルにより致命的

な被害に至らず 
支承損傷により桁が 

橋軸方向に移動 
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3） 基準載荷(支承設置の方向に対して平行に載荷)の

結果、載荷高が 0(せん断力が卓越)の場合、載荷

治具は水平に移動する挙動を示す。そのため、六

角ボルト全体には、主としてせん断力が作用する。

また、最大荷重は道路橋示方書に記載されている

せん断耐力の和とほぼ等しかった。 

4） 載荷高が高くなると、載荷治具の載荷側が浮き上

がりながら水平移動する挙動を示す。この挙動に

より、六角ボルトにはせん断力以外に引張力も作

用するため、載荷高 0 に比べて破断至る荷重が小

さくなる。したがって、支承としての破断を評価

するためには、せん断力のみで評価するのではな

く、引張力も考慮する必要がある。 

5） 偏心載荷および斜め載荷した結果、載荷治具は平

行載荷と異なる挙動を示すため、各六角ボルトに

作用する力が異なり、全体の破壊挙動も異なる。 

6） ボルトの破断面を見ると、載荷高が 0 の場合は主

にせん断力が作用するため、六角ボルトはベース

プレート面でかつ水平に破断した。一方、載荷高

が高くなると、破断面はベースプレート面に対し

て斜め方向に破断した。また、斜め載荷で載荷高

が 500mm の場合、載荷側に近い六角ボルトは

ベースプレートの上方で水平に破断していた。こ

れらは，引張力の影響が大きくなった可能性が考

えられる。 

7） 橋梁構造物の安全余裕度をレベル別に分類した

内容について、実際の損傷事例を踏まえて整理し

た結果、構造物の安全余裕度は 3 つのレベル、6

つの安全余裕度に整理できること、これらの安全

余裕度について、その考え方を示した。 

 

今後は、耐力階層化について個々に設計した橋脚供

試体と支承供試体を合わせた状態で載荷した場合に、

意図した損傷制御ができるかどうかが課題である。ま

た、載荷実験結果から六角ボルト全体の耐力を評価す

る手法の検討が課題である。さらに、本研究において

定性的に論じた構造物の損傷度と安全余裕度の関係を

定量的に評価する手法の検討が課題である。 
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4.1.5  地盤・基礎を含めた橋全体系の耐震性能評価技術及び耐震補強技術に関する研究（補

強技術） 

担当チーム：橋梁構造研究グループ 

研究担当者：桐山孝晴、吉田英二、楊勇 

 

【要旨】 

本研究は、既設道路橋基礎の補強設計・施工実態の分析を行った上で、既設部と増設部の新旧部材の荷重分担

等に関する合理的な評価方法について実験的検討等を通じて明らかにするとともに、合理的で信頼性の高い既設

橋基礎の耐震補強方法を構築することを目的としたものである。平成 28 年度～平成 29 年度には、熊本地震等に

おける基礎の被災・補強事例の調査により、地震に対して脆弱な既設基礎の構造条件・地盤条件を明らかにする

とともに、補強方法の検討に際して踏まえるべき視点を整理し、基礎の耐震補強に関する既往研究の文献調査結

果より、補強における増設部材の構造（根入れ深さ、接合方法等）の観点から、従来の一般的な補強構造を合理

化していく余地があるという知見が得られた。 

平成 30 年度は、これらの知見を踏まえ、基礎の補強として一般的に用いられる既設・増設フーチングを剛結

合した増し杭工法に対して、既設杭と増し杭の荷重分担や既設・増設部材の結合部挙動を明確にすることで、設

計手法を確立するとともに、施工規模が大きくなり、煩雑な工事が必要となり得る既設基礎に手を加える構造の

合理化に対する検討を実施した。 

キーワード：道路橋、耐震補強、基礎補強、接合方法、荷重分担  

 

 

1. はじめに   

本研究は、既設道路橋基礎の補強設計・施工実態の分

析を行った上で、既設部と増設部の新旧部材の荷重分担

等に関する合理的な評価方法について実験的検討等を通

じて明らかにするとともに、合理的で信頼性の高い既設

橋基礎の耐震補強方法を構築することを目的としたもの

である。 

過年度の成果として、平成 28 年度には、熊本地震等

における基礎の被災・補強事例を調査 1)、2)し、基礎の耐

震補強に関する課題等を把握した。 

また、平成 29 年度には、現在まで開発されてきた補

強工法の効果を定性的に把握するため、基礎の耐震補強

に関する既往研究の文献調査 3)、4)、5)、6)を行い、補強時に

増設部材の構造（根入れ深さ、接合方法等）の観点から

従来の一般的な補強構造を合理化していく余地があり、

既設基礎の構造条件や地盤条件に応じて、補強工法や増

設部材の構造（根入れ深さ、接合方法等）の違いが補強

効果に与える影響に対する更なる検討や、既設基礎の補

強設計法の確立に向け、各補強工法の補強効果に対する

定量的な評価が必要であるという知見が得られた。 

そこで、平成30年度の研究では、これらの知見を踏ま

え、基礎の補強として一般的に用いられる既設・増設フー

チングを剛結合した増し杭工法を対象に、既設杭と増し

杭の荷重分担や既設・増設部材の結合部挙動の評価を行

うとともに、構造の合理化を図ることを目的に解析的検

討を実施した。 

 

2. 検討課題と検討手法 

2. 1 検討課題 

平成8年道路橋示方書以前の古い基準で設計された道

路橋下部構造の杭基礎は、レベル2地震動による照査が

実施されていないことから、現行の基準に基づき評価す

ると、所要の耐荷性能を満足しない場合が多い。このた

め、既設基礎杭のせん断耐力等を合理的に評価し、地震

に対する耐荷性能が不足する基礎杭を抽出する方法を確

立することが実務上の課題となっている。 

一方、所要の性能が確保されていない基礎杭について

は補強を行う必要があるが、既設杭との荷重分担や既

設・新設部材の接合部の挙動が十分に明らかにされてお

らず、設計手法が確立できていないという課題がある。 

また、既設・増設フーチングを剛結合とする場合、図

-1に示すような構造が標準的に用いられる。剛結合では、 
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地中に埋設されている既設基礎に対して手を加えるた

め、施工規模が大きくなりやすく、狭隘な作業空間で行

われることから煩雑な工事となりやすい点で、構造上の

課題を有している。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-1 既設杭基礎の増し杭補強事例 

 

2. 2 検討手法 

2.1 で述べた検討課題を解決するべく、既設杭基礎を

有する道路橋下部構造の合理的な補強方法として、優れ

た施工性が期待できる、面接触構造による補強方法を提

案するとともに、既設杭・増設杭の荷重分担状況や補強

効果に対する評価を目的とした解析的検討を、以下の順

序で実施した。 

①：平成8年道路橋示方書以前の設計基準により設計

された既設橋梁を対象に、平成 24 年道路橋示方

書による照査を実施。 

②：照査結果に基づいて、橋脚に対する補強設計を行

い、コンクリート巻立て補強を実施。 

③：橋脚に対する補強後の状態を対象に、既設杭基礎

の照査を実施し、その結果に対して実施した結合

方法の異なる補強方法による補強効果を検証。 

図-2～図-4に、結合方法の異なる補強方法のイメージ

を示す。 

図-2は、既設・増設部のフーチングを剛結合とする一

般的な増し杭補強方法（以降、結合方法A）である。こ

れに対して図-3は、既設・増設部のフーチング境界面を

縁切り、面接触とする補強方法（以降、結合方法B）で

ある。 

また、橋台等で補強を行う際に制約がある場合や、特

定の方向のみを対象とした補強を行う場合の対策として、

図-4 に示すように面接触で一方向のみを補強する工法

（以降、結合方法C）の3工法を対象に検討を実施した。 

結合方法B、結合方法Cで用いる面接触構造は、増し

杭補強に際して、施工時に既設フーチングに影響を与え

ないことで施工性を向上させ、緩衝材による縁切りに

よって水平力のみを伝達することで、既設杭基礎におけ

るせん断力負担軽減に着目し、より合理的な補強効果を

期待したものである。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

(a) 側面図        (b) 平面図 

図-2 結合方法Aによる既設杭基礎の補強方法 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

(a) 側面図       (b) 平面図 

図-3 結合方法Bによる既設杭基礎の補強方法 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

(a) 側面図       (b) 平面図 

図-4 結合方法Cによる既設杭基礎の補強方法 

 

 

既設ﾌｰﾁﾝｸﾞ 

増設ﾌｰﾁﾝｸﾞ 

既設側の鉄筋をはつり出し 
増設側の鉄筋と結合。 
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2. 3 対象構造物の諸元 

解析対象は、文献 7)に示される平成 8 年以前の設計基

準による構造物とし、上部構造・下部構造諸元を設定し

た。対象構造物の主たる諸元を表-1及び図-5に示す。 

表-1 対象構造物の主な諸元 8) 

項目 概要 

上部構造形式 

設計諸元 

単純鋼 I桁橋（2径間） 

上部構造重量：Wu=3、300kN、 

設計水平震度：Kh=0.20 

下部構造形式 

補強工法 

梁出し式橋脚（RC） 

RC巻立て補強（t=250mm） 

基礎構造 
場所打ち杭 

（Φ1000mm×6本） 

地盤種別 Ⅱ種地盤 

増し杭諸元 

（結合方法A・B） 
鋼管杭（Φ800mm×6本） 

増し杭諸元 

（結合方法C） 
鋼管杭（Φ800mm×3本） 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-5 対象橋脚の構造図 8) 

 

2. 4 解析モデル・解析手法 

解析モデルは、道路橋示方書 8)に示される、杭体を梁

要素・地盤を分布バネとする骨組みモデルとした。フー

チングは剛体として扱い、杭体と地盤ばねには非線形特

性を考慮した。なお、杭体曲げモーメント及び、材料の

応力度－ひずみ関係についても、道路橋示方書 8)に示さ

れるモデルに準じた。 

モデル形状を図-6に示す。図に示すモデルは結合方法

Bであり、既設・増設フーチングの界面は面接触構造と

して、圧縮側には剛、引張側には抵抗しないバネを設け

た。これにより、水平力は既設・増設部が一体で抵抗す

るが、鉛直力・モーメントは既設のみで抵抗する。 

本モデルを対象に、鉛直方向に死荷重を載荷した状態

で上部構造、柱、杭基礎等の部材の質点位置に地震時慣

性力を水平方向に漸増載荷重する解析（プッシュオー

バー解析）を実施した。 

また、結合方法Cに関しては、本モデルに対して載荷

点側の増し杭列を除外（図中における点線枠囲み部分）

したモデルによる解析とした。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6 解析モデル（結合方法B） 

 

3. 解析による補強効果の検証結果 

3. 1 基礎の水平震度－水平変位関係 

プッシュオーバー解析結果として、表-2に基礎の降伏

震度・既設杭のせん断破壊震度、図-7に水平震度－水平

変位関係を示す。基礎の降伏震度は、基礎補強前の0.46

に対して、結合方法Aによる補強では、剛結合により増

し杭されることで基礎としての杭本数が増加し、全杭降

伏によって基礎の降伏震度が定まる状況から、基礎の降

伏震度としては1.04 で、既設杭基礎と比較して2.26 倍

となる耐荷性能の向上が認められた。 

これに対して結合方法Bは、水平力のみ既設・増設部

が一体で抵抗することで、基礎補強前と比べて、既設杭

基礎では曲げモーメント・せん断力の比率が変化して、

回転成分が卓越する挙動となることが確認された。その

結果、杭体の降伏発生が抑制されるとともに、既設杭基

礎では引抜き上限が基礎降伏の支配的な要因に変わるこ

とで、基礎の降伏震度としては0.95で、既設杭基礎と比

較して2.07倍の耐荷性能の向上が認められ、剛結合とす

る結合方法Aと同程度の補強効果を有することが確認さ

れた。 

結合方法 C では、基礎の降伏震度として 0.59 と、既

設杭基礎と比較して1.28 倍の耐荷性能向上に留まった。
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この理由としては、結合方法A・Bともに、補強側の増

し杭本数が6本であるのに対し、結合方法Cでは増し杭

本数が3本であったこと、また、単列で増し杭部分が抵

抗する機構となるため、組杭（ラーメン構造）としての

効果が発揮されなかった点等が考えられる。 

より高い補強効果を期待するためには、増し杭を少数

多列配置として抵抗させることが考えられ、本検討結果

としては一定の補強効果が得られたことから、今後より

合理的な方法へと改善することによって、十分実用性が

見込めるものと考えられる。 

表-2 降伏震度及びせん断破壊震度 

 基礎の 

降伏震度 

既設杭の 

せん断破壊震度 

補強前 0.46 0.54 

結合方法A 1.04 (2.26) 1.10 (2.04) 

結合方法B 0.95 (2.07) 至らない 

結合方法C 0.59 (1.28) 0.67 (1.24) 

( )内は、補強前との比率 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-7 水平震度－水平変位関係 

 

3. 2 既設杭・増設杭のせん断力負担割合 

結合方法Bでは、結合方法A・Cと比べ、既設杭のせ

ん断破壊が発生しない状況が確認された。 

これは、基礎に対する荷重が、水平成分よりも回転成

分が卓越する挙動になったことにより、既設基礎の引抜

き上限が基礎降伏の支配的な要因になったことが考えら

れるが、この点に対して考察する上で、表-3に結合方法

A・Bでのせん断力負担割合を示す。 

既設杭と増し杭の負担割合では、結合方法Aで既設杭

0.45、増し杭 0.55、結合方法 B で既設杭 0.30、増し杭

0.70と、結合方法Bで、増し杭の負担するせん断力が大

きい。これは、既設杭と増し杭が分離構造となることで、

剛性の高い増し杭側で負担するせん断力が大きくなった

ことが要因の一つと推察される。 

表-3 各解析におけるせん断力負担割合 

 種 別 

基礎降伏時の 

せん断力の合計 

( )内は負担割合 

結合 

方法A 

既設杭（場所打ち杭） 2、826kN (0.45) 

増し杭（鋼管杭） 3、476kN (0.55) 

結合 

方法B 

既設杭（場所打ち杭） 1、794kN (0.30) 

増し杭（鋼管杭） 3、957kN (0.70) 

 

3. 3 解析結果から得られた知見及び課題 

上記の解析的検討から、接合構造（結合方法A、結合

方法B、結合方法C）の違いによる補強効果について、

以下の知見や課題が得られた。 

基礎の降伏震度として、基礎補強前の0.46 に対して、

結合方法Aでは1.04（基礎補強前と比較して2.26倍）、

結合方法Bでは0.95（基礎補強前と比較して2.07倍）、

結合方法Cでは0.59（基礎補強前と比較して1.28倍）

と補強効果が認められ、結合方法Bは結合方法Aと同等

の補強効果を有することが確認された。また、せん断力

負担割合としては、分離構造とすることによって、剛性

の高い増し杭側で負担するせん断力が大きくなる結合方

法Bが、既設杭側のせん断破壊リスクを低減できる効果

が高いことが確認された。 

これらの知見より、分離構造とする結合方法 B では、

補強効果としては剛結合とする結合方法Aと比較して同

等以上の補強効果を有するとともに、施工性においても

既設構造物に手を加える必要が無い点から、より合理的

な補強方法となり得ることが示された。 

今後の課題として、本検討によって確認された傾向が、

どのような地盤条件・杭種別等においても同様であるか

を実験または数値解析で検証するとともに、既設・増設

側の荷重分担割合を定量的に評価する手法に対する検討

を進めていくことが考えられる。 

また、結合方法Cについては、基礎補強前の基礎の降

伏震度0.46に対して、0.59（基礎補強前と比較して1.28

倍）と、結合方法A・Bと比較して僅かではあるものの、

耐荷性能向上が見込めることが確認されたことから、補

強時の周辺状況として制約がある場合や、橋台に対して

等、活用の場面を考慮して、今後より合理的な方法へと

改善する上で、杭径・杭列数を変えた条件による検討を
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進めていくことが考えられる。 

 

4. まとめ 

平成28年度～平成29年度に実施された、既往の地震

における基礎の被災事例に関する調査結果等の整理や、

基礎の耐震補強に関する既往研究の文献調査によって得

られた知見を踏まえ、平成 30 年度の研究では、基礎の

補強として一般的に用いられる既設・増設フーチングを

剛結合した増し杭工法を対象に、既設杭と増し杭の荷重

分担や既設・増設部材の結合部挙動の評価を目的に解析

的検討を実施した。 

その結果、既設・増設部のフーチング境界面を縁切り、

面接触とする補強方法（結合方法B）は、既設・増設部

のフーチングを剛結合とする一般的な増し杭補強方法

（結合方法A）と同等の補強効果を有することが確認さ

れた。また、面接触で一方向のみを補強する工法（結合

方法C）についても、結合方法A・Bと比較して僅かで

はあるものの、耐荷性能向上が見込めることが確認され

た。施工性においても既設構造物に手を加える必要が無

い点から、より合理的な補強方法となり得ることが示さ

れた。 

今後は、これらの知見を実験的検証等によりその実現

性を確認するとともに、荷重負担割合等に対する設定方

法をより具体化することで、設計法としての確立を目指

した検討を進めていく。 
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4.2 地盤・地中・地上構造物に統一的に適用可能な耐震設計技術の開発 

4.2.1 高盛土・谷状地形盛土のり面・特殊土地盤の詳細点検・耐震性診断・対策手法に関す

る研究（高盛土・谷状地形盛土：耐震性診断手法) 

担当チーム：地質・地盤研究グループ（土質・振動） 

研究担当者：佐々木哲也、加藤俊二、東拓生 

 

【要旨】 

本研究は土構造物の地震時変形照査を高精度に行う手法を提案し、土構造物の合理的な設計法の確立を図るも

のである。そのために室内要素試験により、盛土の含水状態、締固め程度の違いによる盛土材料の変形特性を把

握するとともに、動的遠心力載荷実験及び被災事例等を対象に、変形解析の適用性を検討するものである。 

平成 28、29 年度は高盛土・谷状地形盛土の合理的で実務にも適用可能な簡便な解析手法を提案することを目

的に、過年度に行った地盤条件（土質、締固め度、水位、のり尻補強工の有無）を変化させた遠心力載荷実験を

模擬した 2 次元変形解析を行った。その結果、砂質土盛土、粘性土盛土ともに、変形のモードは遠心力載荷実験

結果と概ね整合しているものの、法肩沈下量は実験結果よりも大きな値となるなど課題も見いだされた。平成 30

年度は、変形解析手法の検討を行う上でのデータ蓄積を目的として、材料物性と強度定数との関係に着目した室

内試験を行った。その結果、同様の細粒分含有率であっても粘土分含有率の変化に伴い内部摩擦角や粘着力が高

い相関性で増減していることが確認できた。 

キーワード：道路盛土、遠心力載荷実験、変形解析、材料物性 

 

 

1．はじめに 

盛土の耐震性能は地盤条件、盛土内の水位条件や盛土

材料に影響されるところが大きく、特に、高盛土、谷状

地形盛土などで、地震時の被害が大規模になりやすく、

震後の道路交通機能の確保に支障となることが多い。さ

らに、近年では発生土の有効利用に伴い盛土材料が多様

化してきている。このため、近い将来発生が予想される

大規模地震に対し、効率的かつ効果的に盛土の耐震性の

向上を進めていくため、土構造物の変形評価を高精度に

行えるよう、室内要素試験により、盛土の含水状態、締

固め程度の違いによる盛土材料の変形特性を把握すると

ともに、動的遠心力載荷実験及び被災事例等を対象に、

2 次元 FEM 解析（自重変形解析等）を行い、地震時変

形照査法の高精度化を図るものである。 

平成 28 年度は、過年度に実施した砂質土および粘性

土で構築した盛土模型の遠心模型実験２ケースについて、

2 次元 FEM 解析（自重変形解析等）を行い、実験結果

と解析結果の比較を行った。平成 29 年度は、さらに地

震時変形照査法における改善点を把握することを目的に、

盛土内水位およびのり尻補強工の有無をパラメータとし

て平成 28 年度に実施した解析結果と比較した感度分析

を行った。平成 30 年度は、変形解析を行う上でのパラ

メータ検討を行うための基礎データを蓄積するため、細

粒分含有率や塑性指数、締固め条件の違い等の土質条件

による強度特性の違いを把握するための室内土質試験を

実施した。 

 

2．高盛土・谷状地形盛土の2次元変形解析 

2．1  解析概要 

平成 28、29 年度は、高盛土・谷状地形盛土の合理的

で実務にも適用可能な簡便な解析手法を提案することを

目的に、過年度に行った砂質土および粘性土を用いた遠

心力載荷実験での地盤条件を模擬した2次元変形解析を

地震時残留変形解析手法ALIDで行うとともに、感度分析

を目的に盛土内水位の高低およびのり尻補強工の有無に

関する比較解析を行った。解析条件を、表-2.1に示す。 

解析に用いる地盤物性値の設定方法を以下に示す。湿

潤単位体積重量γtについては、対応する締固め度の三軸

圧縮試験（CUBまたはCD）の供試体の湿潤単位体積重量

を用い、強度定数 c、φについては、対応する締固め度

の三軸圧縮試験（CUB またはCD）のc’、φ’を用いた。

ただし、粘着力c’はわずかな値のため、全て0とした。

また、せん断弾性係数Gについては、締固め度ごとに以

下の手順で算定した。 
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図-2.1 変形解析に使用した液状化抵抗率FLと 

   せん断剛性低下率の関係 1) 

表-2.1 2次元変形解析のケース一覧 

 

ケース 盛土材料
締固め度
Dｃ（％）

含水率
ω（％）

法尻補強
法尻

ドレーン
水位

湿潤単位
体積重量

γt
（kN/m3）

せん断
弾性係数
Gr(kN/m2)

繰り返し
せん断強度比

RL20

粘着力
C（ｋN/m2）

内部摩擦角
Φ（°）

1 高

2 低（１/2h）

3 高

4 低（１/2h）

5 高

6 低（１/2h）
38.5

粘性土
（江戸崎砂＋
SA-400）

85 17.0 無 無 18.0 3.590 0.161 0.0

18.2 6.539 0.130 0.0 33.82.5m
砂質土
（江戸崎砂）

85 16.7

無

ふとんかご
幅３m

① 三軸圧縮試験（CUB）の軸差応力～軸ひずみ関係か

ら3供試体のE50を求める。 

② 平均有効拘束圧σc’とE50の関係を直線回帰し、盛

土の平均的な深度（4.14m）の平均有効拘束圧

（51.6kN/m2）に対応するE50を求める。 

③ ALID で用いる変形係数は、微小ひずみにおける E0

であるため、ポアソン比ν、E0＝4･E50として、G＝

E0/2/(1+ν)＝2･E50/(1+ν) 

④ 液状化抵抗率 FLによるせん断剛性の低減について

は、図-2.1 に示す一般的な砂質土のせん断剛性低

下率を設定し、繰返し三軸強度比 RL20については、

実験に使用した材料の所定の締固め度に対応する

非排水繰返し三軸試験の結果を用いた。 

 ケース3、4の法尻補強は、図-2.2に示すように底面

幅３m✕高さ１mのふとんかごを0.5ｍずらして３段積ん

だ形状の一体構造とした。ふとんかごの単位体積重量は、

割栗石をふとんかごに投入した状態を想定して、割栗石

の表乾比重を2.65、かごの単位容積に占める割栗石の実

積率を 55％と仮定して求めた値 14.7(kN/m3)とした。ま

た、変形およびすべりがふとんかご内に生じないように

変形係数および強度定数を十分に大きな値とし、ふとん

かごの底面にはジョイント要素を設け、ふとんかごの滑

動抵抗（すべり摩擦角35°）を考慮した。 

2．2  解析結果 

解析による盛土法肩沈下量を表-2.2に示す。なお、遠

心模型実験を行ったケース１およびケース６については、

実験結果で得られた法肩沈下量も示している。 

まず、砂質土盛土による遠心力載荷実験を模擬した解

析結果と実験結果の残留変形図を図-2.3に示す、遠心力

載荷模型実験結果との比較解析であるケース１について

みると、解析における変形のモードは実験結果と概ね整

合しているが、数mオーダーの変位が発生し、斜面下方

にすべり落ちるような変形パターンを示し、遠心力載荷

実験で計測された盛土法肩沈下量の3倍以上の大きな変

形量となった。これは、一般的な砂質土のFL～G/σ0’関

 
図-2.2 ふとんかごの形状 

盛土

のり面勾配
1:1.5

３ｍ

１ｍ

0.5m

ドレーン

ふとんかご ３ｍ

地山



4 インフラ施設の地震レジリエンス強化のための耐震技術の開発 

 3

表-2.2 解析結果と実験結果の盛土法肩沈下量の比較 

 

液状化
流動時

水圧
消散時

最終
沈下量

1 高 5.17 0.45 5.63 1.67

2 低（１/2h） 1.16 0.22 1.38 －

3 高 4.28 0.45 4.73 －

4 低（１/2h） 0.74 0.21 0.94 －

5 高 7.78 0.39 8.17 -

6 低（１/2h） 4.14 0.18 4.32 0.25

砂質土
（江戸崎砂）

85 16.7

無

2.5m
ふとんかご

幅３m

水位
ALIDによる盛土法肩の沈下量（m） 実験結果

実大換算
（ｍ）

ケース 盛土材料
締固め度
Dｃ（％）

含水率
ω（％）

法尻補強
法尻

ドレーン

粘性土
（江戸崎砂＋
SA-400）

85 17.0 無 無

 

図-2.3 砂質土盛土の変形図 

解析結果
ケース１

解析結果
ケース２

解析結果
ケース３

解析結果
ケース４

実験結果
ケース１

法肩沈下量

地山

水位

 

図-2.4 粘性土盛土の変形図 

解析結果
ケース５

解析結果
ケース６

実験結果
ケース６

・
・

・
・
・・ ・

・・・・

法肩沈下量

水位

地山

係を用いているとともに、実験に使用した江戸崎砂の液

状化強度RL20が0.13～0.16とかなり低いため、水位以下

の剛性低下が大きく、変形量が大きめに評価されたもの

と考えられる。 

感度分析のため比較として水位を盛土高さの1/2に低

下させたケース２の解析結果を見ると、特に液状化によ

る流動変形量が大幅に低下して変形量が小さくなった。

また、のり尻補強工により流動化が抑制されることで沈

下量が減少し、ケース１とケース３を比較すると１ｍ程

度の沈下量を低減させる結果となり、対策効果の評価に

ついては相対評価として定性的には表現できてはいるが、

実変形量に対しての解析精度には課題がある。 

次に、粘性土盛土による遠心力載荷実験を模擬した解

析結果を図-2.4に示す。解析結果は、砂質土盛土（江戸

崎砂）よりも液状化強度RL20が 0.16～0.18 と高いため、

砂質土盛土よりも変形量が抑制される傾向がみられるが、

地下水位下の剛性低下は大きく、やはり数mオーダーの

変位が発生し、斜面下方にすべり落ちるような変形パ

ターンを示し、砂質土と同様に、遠心力載荷実験で得ら

れた盛土法肩沈下量よりも大きな変形量となる傾向がみ

られる。 

これは、砂質土と同様に一般的な砂質土のFL～G/σ0’

関係を用いたことともに、室内試験で得られた液状化強



4 インフラ施設の地震レジリエンス強化のための耐震技術の開発 

 4

度 RL20が低く、変形量が大きめに評価される傾向がある

ためと考えられる。 

上記のように液状化流動時の変形に関しては、大きな

値となった一方で、水圧消散時の沈下を見ると砂質土、

粘性土をつうじて、水圧消散時の変形量は小さい傾向と

なった。 

 以上の結果から、ALIDによる2次元変形解析を様々な

盛土材料や締固め条件で構築された盛土に適用するため

には、特に液状化流動時の変形に関する解析精度の向上

が求められる。このためには、解析に用いる液状化抵抗

率 FL～せん断剛性低下率 G/σ0’関係に、実際に使用す

る盛土材料、締固め条件等を考慮した設定をする必要が

ある。特に、細粒分を多く含む中間土についてはFL～G/

σ0’関係などの必要なパラメータについて定式化する

ことも必要である。 

 

3．室内土質試験による基礎データの蓄積 

（１）概要 

 変形解析方法の検討を進めるにあたり、盛土材料の物

性と強度特性との関係を整理し、地震時の変形特性に影

響する物性を把握するとともに、地震時の変形に関する

模型実験と併せた検討が必要である。このためには、多

くの材料について試験を実施して基礎データを蓄積し

傾向分析を行ったうえで、適切な実験条件および解析条

件を設定することが重要である。 

 そこで、平成30年度は盛土材料の強度特性へ影響す

ると考えられる物性を整理することを目的に、盛土材料

の細粒分含有率や塑性指数、締固め方法に着目した試験

を行った。ここでは、強度特性の傾向を把握するために

試験体の数や試験の効率性を考慮して一面せん断試験

による土質定数の変化に着目した検討を行うこととし

た。なお次年度以降は、繰返し三軸試験等による変形特

性との関連性についても検討を行い、解析条件および模

型実験の実験条件の設定を行うことを考えている。 

 試験に用いる試料として、細粒分含有率の少ない江戸

崎砂原砂（表-3.1 E20）のほかに、分級した江戸崎砂

を混合をして概ね細粒分含有率が 50％程度で粘土分含

有率あるいは塑性指数が異なるように調整したもの（表

-3.1 E50-1、E50-2）および分級した江戸崎砂とカオリ

ン粘土を混合して粘土分含有率あるいは塑性指数が異

なるように調整したもの（表-3.1 EK50-1～EK50-4）を

作製した。一面せん断試験は、最適含水比で作製した供

試体を基本とし、一部の試料については含水比（空気間

隙率）を変化させた供試体を用いた。試験時の圧密応力

は、実スケールで15mの盛土での遠心模型実験を想定し

て深度方向に5m、10m、15m相当となる80kPa、160kPa、

240kPa とし、せん断速度1mm/mim で試験を行った（圧

密排水(CD)試験）。 

（２）結果 

 表-3.1 に試験に用いた試料と各種試験結果の一覧を

示す。まず、図-3.1 に試験に用いた試料の細粒分含有

率および粘土分含有率と塑性指数との関係を示す。細粒

分含有率と塑性指数の関係を見ると、今回の実験では細

粒分含有率20％の１試料と細粒分含有率50％程度の試

料での判断となるが、細粒分含有率が大きくなると塑性

指数も大きくなる傾向があることが推察される。一方で、

細粒分含有率 50％程度であっても、粘土分含有率が異

なることで塑性指数は変化しており、粘土分含有率と塑

性指数に相関関係が見られる。次に、図-3.2～図-3.4

に、最適含水比に調整した試料を用いて一面せん断試験

によって得られた土質定数（粘着力および内部摩擦角）

と細粒分含有率、粘土分含有率、塑性指数との関係を整 

表-3.1 試料条件および室内土質試験結果 

 

土粒子
の密度

ρs

(g/cm
3
)

細粒分
含有率
FC(%)

粘土分
含有率
CC(%)

液性限界

ωL(%)

塑性限界

ωP(%)

塑性指数

IP

最大乾燥密度

ρdmax(g/cm
3
)

最適含水比

ωopt(%)

一面せん断試験
供試体作製条件

（目標値）

作製供試体
空気間隙率va
（3本平均値）

平均含水比
ω(%)

cd

（kN/m
2
）

φd

（°）

1 E20 江戸崎砂原砂 2.715 18.6 7.1 NP NP NP 1.638 16.3 Dc=85%,最適含水比 25.8 16.4 8.5 34.5

2 Dc=85%,最適含水比 22.5 17.9 15.1 31.1

3 Dc=85%,va=15% 14.6 23.5 0.0 33.2

4 Dc=85%,va=10% 9.8 26.9 6.2 32.6

5 E50-2 江戸崎砂再混合 2.697 52.9 15.5 33.0 19.6 13.4 1.631 19.3 Dc=85%,最適含水比 21.0 19.9 34.6 26.8

6 Dc=85%,最適含水比 18.3 19.6 37.0 24.6

7 Dc=85%,va=15% 14.7 22.2 14.0 24.5

8 Dc=85%,va=10% 10.0 15.3 0.0 20.0

9 EK50-2
江戸崎砂再混合
＋カオリン

2.679 55.3 33.2 28.8 14.4 14.4 1.702 18.5 Dc=85%,最適含水比 18.7 18.9 42.8 21.8

10 EK50-3
江戸崎砂再混合
＋カオリン

2.680 56.6 36.8 29.7 14.6 15.1 1.688 18.4 Dc=85%,最適含水比 19.4 18.8 57.8 23.5

11 Dc=85%,最適含水比 19.7 20.1 59.0 24.0

12 Dc=85%,va=15% 14.9 23.6 17.2 19.8

13 Dc=85%,va=10% 9.9 27.2 6.1 18.2

14 Dc=85%,va=5% 5.1 30.7 0.0 17.3

15.9 17.2 1.627 19.4

14.2 15.4 1.678 18.9

EK50-4
江戸崎砂原砂
＋カオリン

2.635 48.7 39.1 33.1

22.3 6.2 1.664 17.6

EK50-1
江戸崎砂再混合
＋カオリン

2.657 52.0 24.2 29.6

E50-1 江戸崎砂再混合 2.712 51.3 13.3 28.5

No. 試料

物理試験結果 締固め試験結果 一面せん断試験結果
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理した結果を示す。 

 図-3.2 を見ると、細粒分含有率が増加することで内

部摩擦角は小さくなり、同様の細粒分含有率であれば内

部摩擦角に大きな違いは見られないが、粘着力に関して

は細粒分含有率の増加に伴い粘着力も増加する傾向は

見られるものの、同様の細粒分含有率であっても粘着力

が大きくばらついており、粘着力の変動が大きいことが

わかる。 

 図-3.3 を見ると、粘土分含有率の増加に伴って粘着

力は増加しており、高い相関性が見られる。さらに、内

部摩擦角に関しては細粒分含有率では違いが明確に見

られなかったが、粘土分含有率の増加に伴い内部摩擦角

も減少し、これについても高い相関性が見られる。 

 図-3.4 を見ると、塑性指数で整理した場合も粘土分

含有率で整理したように、粘着力および内部摩擦角の増

     

図-3.2 細粒分含有率と土質定数の関係 

 

     

図-3.3 粘土分含有率と土質定数の関係 
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図-3.1 細粒分、粘土分の含有率と塑性指数の関係 

0 

2 

4 

6 

8 

10 

12 

14 

16 

18 

20 

0 20 40 60

塑
性

指
数
Ip

細粒分・粘土分含有率（%)

細粒分含有率

粘土分含有率



4 インフラ施設の地震レジリエンス強化のための耐震技術の開発 

 6

減との相関性が見られるが、塑性指数15付近での状況

を見ると、細粒分含有率で整理した結果ほどではないも

ののばらつきが見られる。 

 これらの結果を踏まえると、粘土分含有率や塑性指数

が変形特性に影響する物性の一つになると考えられ、特

に粘土分含有率が良好な相関性があるものと考えられ

る。 

 つぎに、図-3.5 に締固め時の空気間隙率と土質定数

との関係を整理した結果を示す。同じ締固め度で締固め

時の空気間隙率を小さく（含水比を大きく）すると粘着

力は大きく低下し、内部摩擦角についてはピーク値があ

るような傾向が見られ、内部摩擦角に対して最適な空気

間隙率が存在すると考えられる。一方、粘着力は内部摩

擦角に比べて水分量の影響が大きいとみられ、含水比の

狭い範囲でピークが存在する可能性も考えられる。締固

め条件に関しては、締固めエネルギーとの関係性や締固

め度の影響も考えられることから、今後はこれらの影響

も踏まえた検討も進めていく予定である。 

 

4．まとめ 

過年度に行った遠心力載荷実験結果をベースに、砂質

土および粘性土の違い、盛土内水位の高低およびのり尻

補強工の有無による感度分析を目的として、ALIDによる

2 次元変形解析を行った。その結果、砂質土盛土、粘性

土盛土ともに、変形のモードは遠心力載荷実験結果と概

ね整合しているものの、法肩沈下量は実験結果よりも大

きな値となった。また、盛土内水位の高低やのり尻補強

工の有無による感度分析の結果、盛土内水位の高低によ

     
図-3.4 塑性指数と土質定数の関係 

    

図-3.5 締固め時の空気間隙率と土質定数の関係 
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る水圧消散時の変形やのり尻補強の効果については、ほ

ぼ妥当な傾向を示していたが、液状化流動時の変形が大

きく解析結果に影響しており、これに対する精度向上が

必要であることを確認した。 

液状化流動時の変形が大きくなった点に関しては、

ALID による解析を一般的な砂質土の液状化抵抗率 FL～

せん断剛性低下率 G/σ0’関係を用いたことが一つの要

因ではあるが、解析を様々な盛土材料や締固め条件で構

築された盛土に適用するためには、解析に用いるFL～G/

σ0’関係に、実際に使用する盛土材料、締固め条件等を

考慮した設定をする必要があり、特に、細粒分を多く含

む中間土や粘性土については FL～G/σ0’関係などの必

要なパラメータについて定式化することも必要である。 

パラメータの検討にあたっては、一面せん断試験によ

る土質定数と土の物性の関係性を見ると、粘土分含有率

や塑性指数に相関性が見られた。 

今後は、繰り返しせん断後に静的せん断を加える試験

等の動的変形特性を把握するための室内試験を、様々な

条件の盛土材料に対して行い、細粒分を多く含む中間

土・粘性土の解析に必要なパラメータの定式化に向けた

検討を行っていく予定である。 

 

参考文献 

1）国土交通省：河川構造物の耐震性能照査指針・解説

（Ⅰ共通編）、p.28、2012 
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4.2.2  高盛土・谷状地形盛土のり面・特殊土地盤の詳細点検・耐震性診断・対策手法に関す

る研究（変形解析手法：物理探査） 

担当チーム：地質・地盤研究グループ（特命） 

研究担当者：齋藤清志、稲崎富士、尾西恭亮 

 

【要旨】 

連続的に信頼性の高い地盤モデルを構築するために、物理探査により得られた情報の活用が有効である場合が

あるが、この際、盛土の管理に一般に用いられる地盤パラメータを物理探査記録から推定することが重要となる。

そこで、試験盛土において、物理探査により非開削探査記録を取得すると共に、構成土質の比抵抗と水分特性の

関係を評価した。また、S 波速度と含水比の関係性について検討した。さらに、光ファイバーによる地盤振動の

取得と表面波の解析を行い、長大区間の土工構造物の監視に対して、将来性の高い技術であることを確認した。 

キーワード：S 波速度と地盤強度、比抵抗、含水比、光ファイバー 

 

 

 

1．はじめに  

物理探査を用いると土構造物内部の連続的な記録が得

られる。しかし、物理探査の記録はある程度広い空間の

代表値である点が他の多くの測定手法と異なり、また物

理探査で推定される地盤物性は、直接測定して得られる

地盤パラメータと異なる物理量であることが多いことか

ら、地盤モデルの構築に活用する手法が確立していない。

例えば、電気探査により測定された比抵抗は、電気の流

れやすい地盤の連続性に影響を受け、点在する電気的不

良導領域を検出することは難しい。一方、貫入試験では

小領域の地盤特性が測定できるが、測定値が空間的に連

続している代表的な値とは限らない。また、表面波探査

などで測定されるS波速度は、各種貫入試験値、載荷試

験値、圧密係数等と無関係ではないが、単純に変換でき

る関係ではない。そこで、物理探査の記録と地盤パラメー

タの関係性評価を目指して調査や解析を開始した。平成

28～29 年度は、試験盛土において S 波速度分布と比抵

抗分布を測定した。また、測定地点の試料を採取し含水

比と粒度分布を測定し、探査結果と比較した。S 波速度

を指標にした土工構造物の安全性を空間的に評価するこ

とが目標である。平成 29～30 年度は、光ファイバーを

用いた地盤振動の取得と、表面波の解析を行い、変状モ

ニタリングへの有効性を検討した。 

 

2．地盤モデル及び地盤パラメータの設定手法の開発 

2．1  S波速度と含水比の関係 

物理探査記録は非開削で連続的な地下構造分布情報を

得られるため、盛土の状態を把握する際に有効な手段と

なる場合がある。しかし、探査記録の解析により得られ

る S 波速度や比抵抗が、盛土管理者が求める地盤パラ

メータとどのような関係にあるのか、完全には解明され

ていない。 

平成 28～29 年度は、試験盛土の天端と横断方向に設

定した探査測線において（図-1）、表面波探査と電気探査

を行うと共に、土壌試料を採取し、含水比の測定や粒度

分析を行った。 

 

 
図-1 試験盛土測線 

 

横断方向の探査測線において、ハイブリッド表面波探
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査技術によるタイムラプス探査を行った（図-2）。タイム

ラプス探査とは同じ地点を繰り返し探査する手法を指す。

物理探査は各種の計測センサーを用いたモニタリング測

定のように時間方向に高密度な連続測定は行えないこと

から異なる呼称を用いている。タイプラプス探査の結果、

降雨浸透による含水比の増加に伴う、S 波速度の低下分

布を明瞭に検知できることが示された。表面波探査によ

り盛土表層からの浸透過程をイメージング可能であるこ

とが確認された。 

かけや振動などの能動的震源を用いなくても、環境振

動により表面波探査を行える条件は存在し、この場合、

降雨浸透時のS波速度分布のモニタリングが可能となる。 
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図-2 試験盛土のS波速度断面（上）と降雨（30mm/日）

前後の変化率空間分布（下） 

 

2．2  比抵抗と含水比の関係 

天端における表面波探査は、50cm間隔で計48点に受

信点を設け探査した。測線長は 24m となる。結果断面

を図-3(a)に示す。表面波の伝播速度はほぼS波速度と等

しくS波速度分布と表記している。盛土の表層の速度が

遅く、内部は高い速度を示している。 

表面波探査を行った位置の一部で電気探査も行った。

水平 25cm の間隔で電位電極と電流電極を交互に計 48

点配置した。測線長は 11.5m となる。2 極法で測定し、

100m 以上遠方に遠電極を別途設置している。結果断面

を図-3(b)に示す。盛土の表層の比抵抗が高く、内部は低

比抵抗を示している。 

また、同様な探査測線で地中レーダ（GPR）探査を行っ

た。1cm 間隔でデータを取得し、探査範囲は 13.8m で

ある。結果断面を図-3(c)に示す。埋設物からの回折波が

幾つか認められるが、全体的には、構成土質の境界もな

く、比較的均質な分布の盛土であることがわかる。図-2

の各探査の横軸は探査位置を示しており、相互の探査位

置が合うように表示している。 

地盤パラメータとの比較を行うために、試験盛土のサ

ンプルを取得した。掘削地点は、表面波探査の測線でお

よそ4mの地点で、電気探査の測線でおよそ2mの地点

である。地表から深度1mまでおよそ10cmごとに土壌

試料を採取し、分析を行った。含水比の深度分布を図-4

に示す。表層は含水比が高く、その後ほぼ一定の値を示

しており、降雨による供給が豊富な温暖湿潤気候帯の典

型的な表層土壌の水分分布を示している。 

 表層域で水分が上昇しているのに対し、比抵抗が高い

値で分布しており、逆の相関を示している。これは、極

表層の土質または地温の影響であると考えられ、今後分

析を進める必要がある。一方、極表層のS波速度は低下

しており、含水比の上昇に対し一般的に指摘されている

相関と同様の傾向を示している。 

また、各構成土質の比抵抗と含水比の関係を調べた（図

-5）。この結果、既往研究でも明らかように、細粒成分の

含有が少なければ土質分類情報から、簡単なパラメータ

設定により、高い精度で比抵抗分布から含水比分布を推

定できることが確認された。 

 

 

図-4 盛土の含水比分布 
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図-5 土質による水分特性曲線計測結果 

 

2．3  光ファイバーを用いた地盤調査 

近年光ファイバーを用いた分布型音響センシング

（distributed acoustic sensing：DAS）技術の開発が進

んでいる。石油開発の試験坑井を用いた探査で試験探査

の報告が頻繁に行われている。一方、浅部地盤用途では、

DAS は低価格な光ファイバーをセンサーとして長区間

の記録が取得できるため、特にモニタリング用途に将来

性が期待されている。堤防探査や浅部地盤調査等で弾性

波を用いた物理探査を行う際に、現在主流な方法は表面

波探査である。したがって、DAS技術を用いて浅部地盤

探査を行う際に、表面波の記録を観測し、解析できるこ

とが重要となる。 

光ファイバーは理想的な材質と異なり、レーザー光の

透過に対しわずかな散乱を生じる。散乱方式には幾つか

種類が存在し、各種の後方散乱光がひずみと温度により

周波数が変化する。このうち、レイリー散乱の周波数シ

フトを観測する方法により、主に現在の DAS 技術は実

用化されている。 

 DAS 測定に用いることが可能な光ファイバーは、光

ファイバーによるセンシング技術の中で比較的普及が進

んでいるFBG（Fiber Bragg Grating）と異なり特別な

加工は不必要であり、基本的に種類を問わない。そのた

 
図-3 実験盛土における探査結果断面。(a)表面波探査によるS波速度分布。(b)電気探査による比抵抗分布。(c)地中レー

ダ探査断面（上半分800MHz，下半分300MHz）。各探査記録は探査位置を合わせて配置されている。 
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め、安価な光ファイバーや既設の光ファイバーを用いる

ことができる。 

 土木研究所の敷地内にある試験用の盛土で探査試験を

行った 1)。高さ約2 m、天端幅約5 m、長さは約195.5 m

の盛土である。この盛土の天端中央部に深度約50 cmの

溝を掘り、光ファイバーを設置した。光ファイバーは付

近のコンテナハウスまで延長され、DAS機器は温度管理

可能なコンテナハウスの中に設置した（図-6）。 

 

 

図-6 DAS装置（Neubrex S7300） 

 

 光ファイバーはシングルモードで、素線外径は 0.25 

mm である。DAS の測定と同時に、1 成分 4.5Hz のジ

オフォンで地盤振動を記録した。盛土南端を0 m地点と

設定し、30～87.2 mの測線区間を、0.4 mの受振点間隔

で、計 144 ch の記録を取得した。収録装置は、DAS-1

（OYO Geospace）を用いた。 

ゲージ長が 0.8m の記録とジオフォンの記録の比較を

図-7 に示す。比較的同様な波形の記録の取得が行えた。

常時の振動監視用途には実用可能な段階であることがわ

かった。また、ジオフォンに比べるとS/N（信号対雑音

比）は不良であるが、表面波の伝播が特定できる波形記

録が得られた。CMP-CC解析 2)により周波数ごとの位相

速度を求めたところ、良好な分散特性イメージを得るこ

とができた。 

 

 
図-7 光ファイバーとジオフォンで取得した表面波の比

較 

 

 

図-8 ジオフォン（左）と光ファイバー（右）とにより

取得された表面波の位相速度の周波数分散例の比較。青

色の箇所が各周波数に対する位相速度成分が相対的に強

い箇所。 

 

位相速度分布の比較結果を図-8に示す。15 Hz程度ま

での速度分布が確認できる。表面波の伝播速度が 100 

m/sの場合には、波長が6～7 mの波動を観測している

ことを示している。同地点のジオフォンによる分散曲線

を、合わせて図中に示す。ジオフォンの分散曲線は安定

した速度分布が高周波まで取得できている。8～15 Hz

付近の速度分布は両者共に同様な値を示しており、DAS

の測定により表面波の伝播速度が得られることがわかっ

た。DAS は震源近傍の強振幅の記録の S/N が低く、適
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切な前処理による改善が望まれる。 

また、一部の地点では位相速度の特定を行うことがで

きておらず、原因解明と解析手法の改良が求められる。

安定して分散曲線を取得できるようになれば、DASを用

いることにより表面波探査が行えるようになり、普及開

発へ向けた技術開発の促進が期待される。 

 

4．まとめ 

 試験盛土において、表面波探査、電気探査、地中レー

ダ探査を行った。また、探査地点の土壌を採取し、含水

比や粒径分布を測定して物理探査結果と比較した。比抵

抗と含水比は土質種類の特定により高い相関を示すこと

が確認された。また、表面波のタイプラプス探査により

降雨浸透に伴うS波速度分布が明瞭に得られた。受動的

震源を用いた表面波探査により、盛土内部の含水状態や

強度モニタリングが可能となる。 

光ファイバーで表面波による盛土の状態監視が可能か

評価した。天端へ敷設設置した光ファイバーを用いた計

測では、ジオフォンに対して記録品質が低下しているも

のの、位相速度の推定が行えることが確認できた。表面

波を用いた盛土内部の遠隔状態監視の可能性が示された。

実用化には機器の改良によるS/Nのさらなる低下が必要

であることがわかった。今後の課題は、実用技術となる

ために、全ての計測地点での安定した解析を実現する点

である。 
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4.2.3  高盛土・谷状地形盛土のり面・特殊土地盤の詳細点検・耐震性診断・対策手法に関

する研究（泥炭地盤上盛土の耐震照査法） 
担当チーム：寒地基礎技術研究グループ（寒地地盤チーム） 

研究担当者：畠山 乃、林 宏親、青木卓也、橋本 聖 
 
 
【要旨】 
北海道は大規模地震の多発地帯であるとともに、高有機質で特異な工学的性質を有する極めて軟弱な特殊

土である泥炭地盤が広く堆積する厳しい自然環境下にある。過去に発生した 1994 年釧路沖地震や 2003 年十

勝沖地震に代表される大規模地震により、泥炭地盤上に構築された盛土に甚大な被害が生じているものの、

泥炭地盤の地震時挙動は未だ研究途上にあるといえる。本研究は地震動を受けた泥炭地盤の側方流動等の挙

動解明に資するべく、泥炭地盤の地震時剛性変化に着目し、一連の実験、解析を行うものである。 
キーワード：泥炭地盤、繰返し載荷、剛性、要素試験、ALID 

 
 

1．はじめに 

北海道に広く分布する泥炭地盤は、高有機質で特

異な工学的性質を有する極めて軟弱な地盤である。

過去、北海道で発生したいくつかの大規模地震に

よって、泥炭地盤上の道路盛土や河川堤防といった

盛土構造物に多大な被害が発生している 1)、2)。しか

し地震動を受けた泥炭地盤の挙動、さらには地震直

後の強度・変形特性は未解明な部分が多く、そのメ

カニズムの解明が急務である。 
本研究は、地震動を受けた泥炭地盤の側方流動等

の挙動解明に資するべく、地震動を想定した繰返し

せん断を受けた泥炭地盤の変形特性がどのように変

化するかを定量的に把握するとともに、泥炭の剛性

変化を考慮した解析モデルの適用性を把握すること

を目的としている。平成 28 年度は、中空ねじりせん

断試験機を用い、原位置で採取した泥炭供試体に所

定の繰返しせん断力を与えた後、静的なせん断力を

加えることで、地震直後の泥炭のせん断剛性の変化

を調査した。さらに平成 29 年度と平成 30 年度は、

泥炭の剛性変化を考慮した「液状化に伴う残留変形

解析」による解析モデルが、地下水位以下の泥炭地

盤に沈埋した河川堤防盛土の液状化による崩壊事象

を再現することが可能か検証した。 
 

2．中空ねじり試験の使用材料および試験方法 

2．1  使用試料 

本試験で使用した試料は、共和町梨野舞納（試料

R）、天塩町雄信内（試料 O）、江別市江別太（試料

E）、豊頃町豊頃（試料 T）、南幌町晩翠（試料 B）

北広島市東の里（試料 H）の泥炭地盤においてシ

ウォールサンプリングにより採取した泥炭である。

採取地を図－1に、その原位置密度および物理・圧 

密特性を表－1に示す。なお圧密試験は各試料採取

箇所の代表試料にて実施した。表より、一般の土と

比較し、原位置の密度が低く、その自然含水比 Wn、
強熱減量 Li が明らかに大きいこと、また極めて圧

縮性が高い試料であることがわかる。なお地盤工学

上の分類では、泥炭とは観察により有機物を多く含

むもののうち未分解で繊維質なものを指すため、強

熱減量が比較的小さい試料 B および試料 H を泥炭

と定義するかどうか議論の余地はあるが、試料の観

察の結果を踏まえ本報では泥炭として扱うことと

する。 

2．2  試験方法 

2.2.1  試験手順と試験条件 

地震動を受けた土の性質を把握するための試験手

法として、安田らが提案している手法 3)を準用した。 
まず、採取した泥炭試料の圧密試験結果を基に、

正規圧密領域で異方圧密を行った。この際、静止土

圧係数は既往の研究で得られた算定式 4)から算出し

ている。その後、非排水状態で一定振幅の繰返しせ 

 

江別市 江別太 

共和町 梨野舞納 

天塩町 雄信内 

豊頃町 豊頃 
南幌町 晩翠 

北広島市 東の里 

 
図－1 試料採取位置図 
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ん断応力を載荷周波数 0.1Hz で 20 波加える（この

繰返しせん断過程はいわゆる液状化試験と同じ手

法である）。表－2に圧密応力と繰返しせん断応力比

等を示す。ここで、与えた繰返しせん断応力が比較

的大きい試料 E-1、T-2 と B-1 に関しては、繰返し

せん断の過程でひずみが急増し、20 波与えることが

出来ず、試料 E-1 では 4 波、T-2 では 12 波、B-1
では 9 波で繰返しせん断を打ち切っている。 

その後、非排水状態を保持したままで、せん断ひずみ

速度 10%/min で単調せん断を行う。この単調せん断

時の応力－ひずみ関係を、地震動を想定した繰返しせ

ん断を受けた土の応力－ひずみ関係と見なすもので

ある。この応力－ひずみ関係において、 ＝0.1%時、

1.0%時、5.0%時の割線係数をそれぞれ繰返し載荷後

のせん断剛性率として算出している。以降、本試験を

繰返し載荷後単調載荷試験と称し、一連の載荷イメー

表－1  泥炭試料の物性値等 

試料 採取地 
湿潤密度 

(g/cm3) 

乾燥密度 

(g/cm3) 

自然含水比 

(%) 

強熱減量 

(%) 

圧密降伏応力 

(kN/m2) 
圧縮指数 

R-0 

梨野舞納 

0.973 0.090 982.9 93.6 

13.6 9.503 
R-1 0.964 0.092 947.5 94.1 

R-2 0.991 0.112 785.9 73.3 

R-3 0.982 0.117 740.1 83.7 

O-0 

雄信内 

0.992 0.088 1029.5 95.9 

9.9 8.497 
O-1 1.001 0.096 941.5 96.8 

O-2 1.015 0.103 882.5 91.1 

O-3 1.002 0.093 890.6 95.9 

E-0 

江別太 

0.993 0.128 677.0 88.7 

22.7 6.686 

E-1 0.923 0.112 724.9 97.3 

E-2 0.984 0.163 505.0 91.8 

E-3 0.950 0.118 707.0 96.9 

E-4 1.011 0.173 484.0 70.9 

E-5 0.991 0.124 701.1 94.4 

T-0 

豊頃 

1.102 0.324 240.5 40.3 

48.2 2.965 

T-1 1.045 0.241 334.4 56.1 

T-2 1.062 0.277 283.5 51.4 

T-3 1.057 0.253 317.4 49.2 

T-4 1.064 0.253 320.9 55.7 

B-0 

晩翠 

1.189 0.402 196.0 24.1 

30.2 3.859 

B-1 1.182 0.368 221.1 22.5 

B-2 1.242 0.455 173.1 18.8 

B-3 1.186 0.350 238.4 25.8 

B-4 1.190 0.388 206.4 22.9 

B-5 1.196 0.387 209.0 23.2 

H-0 

東の里 

1.238 0.432 168.1 15.0 

37.9 1.794 

H-1 1.292 0.515 150.9 11.8 

H-2 1.165 0.372 213.0 18.4 

H-3 1.236 0.488 153.5 12.7 

H-4 1.250 0.464 169.5 14.8 

H-5 1.226 0.444 175.9 15.0 
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ジを図－2 に、また単調せん断（後述の単調ねじりせ

ん断試験も含む）の割線係数の取り方を図－3 に示す。

なお繰返し載荷後単調載荷試験とは別に泥炭の変形

特性を把握するために、せん断ひずみ速度 10%/min 
で単調ねじりせん断試験を実施した。この試験により

得られたせん断ひずみ ＝0.1%時の割線係数を初期せ

ん断剛性率 G0iと評価し、繰返しせん断後の剛性と比

較を行った。 

 

2.2.2  中空ねじりせん断試験 

本試験で使用した試験機は中空ねじりせん断試験機

である。泥炭は植物繊維が水平に堆積した構造異方性

が極めて強い土であり、供試体の 45°面に荷重が作用

する三軸試験を適用することへの疑問が指摘されてい

ること 5)を踏まえると、堆積面に平行に直接せん断力

を作用させるねじりせん断試験が適していることが考

えられる。 

供試体の作製は、基本的に地盤工学会基準「土のね

じりせん断試験用中空円筒供試体の作製・設置方法

（JGS 0550-2009）」に従った。まず、押し抜き器を用

いて慎重にシンウォールチューブから試料を取り出し、

ワイヤソーで適当な長さに切断した後、ワイヤソーと

ストレートエッジを使用して供試体側面を整形した。

この際、根や茎などの繊維を切断することが困難な場

合には、はさみとカッターナイフを用いた。次にモー

ルドを取り付け、上下端面を丁寧に整形し、ドリルガ

イドを取り付け、ドリルで内孔を整形するための先行

孔を空けた。先行孔にワイヤソーを通し、供試体内側

を少しずつ慎重にくり抜いたが、繊維を切る際にはさ

みやカッターナイフを併用した。最後に内孔をスト

レートエッジで整形した。使用した泥炭は、繊維質を

含むものだったが、以上の手順を慎重かつ手早く行う

ことで所定の供試体を成形することができた。なお、

供試体の寸法は、外径 70mm、内径 30mm、高さ 70mm 
とした。 

供試体の設置では、圧密時間の短縮を図るため、供

表－2 試験条件等 

単調せん断 繰返しせん断
軸方向

圧密応力

s ac’

（kN/m2
）

側方向
圧密応力

s rc’

（kN/m2
）

初期せん断
剛性率

G 0i

（kPa）

せん断
応力比

s d/s ac’

R-0 1114 ―
R-1 0.41
R-2 0.34
R-3 0.55
O-0 770 ―
O-1 0.38
O-2 0.33
O-3 0.28
E-0 1068 ―
E-1 0.73
E-2 0.59
E-3 0.38
E-4 0.26
E-5 0.49
T-0 2357 ―
T-1 0.3
T-2 0.53
T-3 0.6
T-4 0.43
B-0 2160 ―
B-1 0.533
B-2 0.417
B-3 0.477
B-4 0.311
B-5 0.401
H-0 2050 ―
H-1 0.29
H-2 0.526
H-3 0.383
H-4 0.462
H-5 0.215

圧密

試料

―

―

―

―

―

―

30

50

40

7

8.4

7.4

17.6

19.5

17.1

 

 
 
 
 
 
 
 

図－2 本試験の載荷イメージ 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

図－3 本試験におけるせん断剛性の取り方 
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試体内孔面および外周面にろ紙（0.5cm×8cm）を等間

隔に各々6 枚使用した。供試体の飽和に際しては、ま

ず供試体内部の空気を二酸化炭素で置換した上で、脱

気水を供試体に供給し、その後 100kN/m2の背圧を載

荷した。ここで間隙圧係数 B 値が 0.95 以上であるこ

とを確認している。このように作製・設置された供試

体に対して、異方圧密を行い、先述した繰返し載荷後

単調載荷試験および単調ねじりせん断試験を行った。 
 

3．試験結果と考察 

3．1  繰返しせん断を受けた泥炭の剛性変化 

ここでは、繰返し載荷後単調載荷試験により得られた

泥炭の剛性変化について述べる。 

図－4は、繰返し載荷後単調載荷試験で得られた剛性

（ひずみレベル ＝0.1%、1.0%、5.0%時）を別途実施し

た単調せん断試験によって得られた初期せん断剛性率

G0iで正規化した G/G0i（以後、剛性低下率と称する）と

繰返しせん断応力比 d/ ’ac の関係である。この図より、

いずれの試料においても繰返しせん断を受けることで

剛性は低下する傾向が確認される。その低下は繰返しせ

ん断応力比に依存する傾向にあり、剛性の算出対象とな

るひずみレベルが大きい時の剛性ほどG0iと比較して低

下率は大きい。また、自然含水比や強熱減量が比較的低

い試料 B や試料 H は、他の試料と比較し、低下程度が

大きいようである。 
なお、繰返し載荷を受けた泥炭のせん断剛性を、どの

ひずみレベルにおける値で評価することが適切かは議

論の余地がある。細粒分含有率が高い粘性土に関して、

繰返し載荷後の剛性を =1.0%時で評価する研究 7)もあ

るが、泥炭に関しては、本報では結論に至っていない（そ

のため各試験結果においてひずみレベル ＝0.1%、1.0%、

5.0%時のせん断剛性の値を併記している）。今後、数値

計算等により検討を進める予定である。 
3．2  繰返し載荷時の過剰間隙水圧 

先に述べたように、繰返し載荷後の単調載荷により

得られた泥炭の剛性は低下する傾向にある。その要因

として、繰返し載荷時に蓄積された過剰間隙水圧の影

響が考えられる。そこで繰返し載荷の過程で発生した

最大の過剰間隙水圧 umaxを鉛直の有効拘束圧 ’acで正

規化した過剰間隙水圧比 umax/ ’ac に着目し整理した。 

図－5 は繰返しせん断応力比 d/ ’acと umax/ ’acの関

係である。図より、 d/ ’ac の増加に従い umax/ ’acも増

加する傾向が見受けられる。しかし、その量は強熱減

量が比較的小さい試料 B と試料 H では最大で umax＝

0.3 程度、その他の泥炭では umax＝0.16 程度である。

これらの結果から、泥炭の過剰間隙水圧の発生は極め

て限定的であり、繰返し載荷を受けた泥炭の剛性低下

は、繰返し載荷による過剰間隙水圧の発生に伴う有効

応力の減少のみによらず、繰返し載荷時に何らかの構

造変化が生じた可能性があることが示唆される。また、

繰返し載荷時に発生する過剰間隙水圧比 0.95 が液状

化の目安の 1 つであることを考えると 6)、7)、泥炭は液

状化を生じない材料であることが改めて示された。な

お、詳細な試験結果は文献 8)、9)で述べている。 
 

4．地震時自重変形解析の泥炭地盤上盛土への適用 

4．1  検討の経緯 

 寒冷地である北海道に広く分布する泥炭地盤上には、

相当な延長の道路盛土や堤防盛土が構築されている。
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図－4 繰返しせん断によるせん断剛性の変化 
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過去、北海道で発生した大規模地震では、泥炭地盤上

に構築された盛土に甚大な被害が生じている。中でも

1993 年釧路沖地震や 2003 年十勝沖地震では、地下水

位以下の泥炭地盤にめり込んだ盛土が液状化して、写

真－1 のように被害が拡大したと推測された 10)、11)。 
図－6に上記の被災メカニズムのイメージを示す。泥

炭はいわゆる液状化しない地盤材料であるが、泥炭など

の圧縮性の高い軟弱地盤上に盛土を構築した場合、時間

経過に伴い軟弱地盤が相当量圧密沈下し、盛土が軟弱地

盤にめり込んで軟弱地盤が凹状になる。この圧密沈下の

過程で、盛土下部の密度低下や拘束力の低下が生じると

考えられる 12)。また、地下水位以下の軟弱地盤にめり込

んだ一部の盛土が飽和した状態となるが、盛土が液状化

しやすい砂質土等で構築されている場合、この領域が地

震時に液状化してせん断強度を失い、大規模な変状が生

じると考えられる。この現象は遠心力載荷模型実験によ

り再現され 13)、そのメカニズムは解明されつつある。 

地震時の土構造物の変形量を算出する手法はいくつ

か提案されているが（ニューマーク法や動的解析等）、

液状化に伴う盛土の変形を簡便かつ精度よく静的に算

定する方法としては、液状化の発生による土層の剛性低

下を仮定した上で土構造物の自重をそれに作用させ、そ

の変形量を有限要素法により算定する方法（有限要素法

を用いた自重変形解析法）が、「河川構造物の耐震性能

照査指針・解説」で紹介されている。この解析手法は安

田ら 3)により提案されており、本解析手法を「液状化に

伴う残留変形解析(Analysis for Liquefaction-induced 
Deformation）」、略して ALID と称していることから、

本報においても以降、ALID と記述する。ALID は基礎

地盤の液状化解析には実績があるものの、盛土の液状化

解析にはその適用性は明確になっていない。 
本報では、先述した被災メカニズムである、泥炭地盤

上に構築された盛土の大規模地震による被災事例を対

象に再現解析を行い、泥炭地盤にめり込んだ盛土の液状

化に対して ALID が適用可能であるか検討した。 
4．2  解析対象断面の概要 

解析対象の盛土断面は、1993 年釧路沖地震で被災し

た釧路川左岸 KP9.85 の堤防断面（以下、釧路川堤防）

と、2003 年十勝沖地震で被災した牛首別川左岸 KP4.0
の堤防断面（以下、牛首別川堤防）である。各地震の諸

元を表－3に、被災後の各地質横断図を図－7 に示す。  

釧路川堤防は、その被災後の調査により次のことが

わかっている。基礎地盤の表層には圧縮性の大きな泥

炭(Ap)が分布し、盛土(B)はこの泥炭の沈下で基礎地盤

に沈み込んでいる。泥炭の下位には N 値 10～20 程度

の緩い砂層(As)が厚く堆積し、以深は粘性土と砂質土

が互層を呈している。深度 20m を過ぎても基盤層は確

認されていない。盛土(B)は、火山灰質の砂を構成物と

し、地下水位以下の N 値が 6 以下である。地下水位は

この盛土内の高くに位置し、盛土底部では広い範囲に

渡り飽和状態にあったものと考えられる。釧路川堤防

の被災形態は、天端で最大 1.9m の沈下・陥没が発生し、

堤内側の法肩部に段差を伴う縦断亀裂が見られた。また、

表法面は崩壊し、はらみだしが生じた。このような被害

が生じた原因として、①地下水面以下となった堤体砂質

材料の液状化、②基礎地盤の砂層(As)の液状化、が考え

られる。 
牛首別川堤防に関しては、基礎地盤の上部には圧縮

性の大きな泥炭(Ap)および軟弱粘性土(Ac)が厚く堆積

し、盛土はこれらの土層の沈下で基礎地盤に沈み込ん

でいる。その下位は砂質土(As)が分布し、その N 値は

20～35 を示す。なお、盛土中央部で確認された盛土材

写真－1 1993 年釧路沖地震における 

河川堤防（十勝川統内築堤）の被災状況 10) 

Embankment盛土（砂質土）

泥炭地盤

圧密沈下の進行によるめり込み

沈下盛土層
（液状化層）

盛土（砂質土）

泥炭地盤
圧密沈下

図－6 泥炭地盤上の盛土の液状化のイメージ 
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は、築造年代の違いで、地下水位より上位は礫混じり

砂、下位は礫混じり砂質シルトと礫混じり砂である。

地下水位以下の盛土の N 値は 3 程度と非常に緩く、盛

土底部の盛土材は飽和状態にある。 
牛首別川堤防の被災形態は、盛土天端で最大 2m の沈

下・陥没が発生し、裏法面は崩れ、水平変位が生じた。表

法面には目立った変状は確認されていない。このような被

害が生じた原因として、地下水面以下となった堤体砂質材

料の液状化によるものと考えられる。 

4．3  自重変形解析（ALID） 

4.3.1  ALID の概要 

ALID は、液状化に伴う盛土の変形は基礎地盤の砂質

土層が液状化による剛性低下に起因するものと仮定し、

解析における外力は盛土荷重と各層の自重のみを考慮

した静的な自重変形解析である。 
 液状化した土層の剛性低下は、剛性低下が生じていな

い地震前と、液状化が発生し土層の剛性が低下した時の

せん断応力 ～せん断ひずみ の関係で示される（図－8）。

液状化した土層は、状態点 O 点～C 点までは液状化の発

生により剛性が非常に小さい状態にあるが、C 点を越え

て変形が進むと剛性が急激に回復するような挙動を示

す。この挙動はバイリニア型のせん断応力 ～せん断ひ

ずみ の関係でモデル化される。 
地震前の状態から液状化が発生するまでの土層の応

力状態は、O 点～A 点までの応力の経路をたどる。次に、 
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第四紀
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シルト質砂層 Asc

粘性土層 Ac

地震名 発生日時 最大震度 マグニチュード 震源地 震源の深さ 

釧路沖地震 1993 年 1 月 15 日 6 M7.5 釧路沖 101km 

十勝沖地震 2003 年 9 月 26 日 6 M8.0 十勝沖 45km 

表－3 1993 年釧路沖地震と 2003 年十勝沖地震の諸元 
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液状化が発生し、砂質土層の剛性が低下した状態の応力

状態は、A 点から C 点へと移行する。地震により発生

したせん断ひずみは A－ Cであり、これが液状化時の剛

性低下に伴う変形である。液状化層の剛性低下を考慮し

た解析では、A 点→B 点→C 点の経路にしたがってこの

過程を追跡して、変形量を算定することが可能になる。 
4.3.2  液状化層の検討 

 先に述べた通り、ALID では液状化に伴う地盤の剛性

低下に起因する変形を取り扱うため、対象断面の液状化

層を明らかにする必要がある。ここで、「道路橋示方書・

同解説 Ⅴ耐震設計編 14)」（以下、道示）に従って、検

討対象断面の液状化判定を行う。 
 道示では、次の 3 つの条件全てに該当する土層に対し、

液状化判定を行う必要があるものとしている。 
 
1) 地下水位が地表面から 10m 以内にあり、かつ地表

面から 20m 以内の深さに存在する飽和土層。 
2) 細粒分含有率 FC が 35%以下の土層、または FC が

35%を超えても塑性指数 Ipが 15 以下の土層。 
3) 50%粒径 D50が 10mm 以下で、かつ 10%粒径 D10

が１mm 以下である土層。 
 

 釧路川堤防においては、上記 3 条件全てに該当する土

層は、盛土(B)と砂層(As)であった（図－7(a)参照）。 

 牛首別川堤防においては、堤防の築堤年代によって盛

土材料が異なっており、主な構成物は礫混じり砂、礫混

じり砂質シルトであった。その中で地下水位以深にある

盛土のうち、礫混じり砂は FC＜35%であり、液状化判

定の対象土層であった。 
 液状化の判定に必要となる水平震度は、牛首別川堤防

に関しては、その被災地点（左岸 KP4.0）は直近の気象庁

の震度観測点（豊頃町茂岩本町）から直線距離で１km 
 

程度であるため、観測記録（最大加速度 543.8gal）から 
得た。一方、釧路川堤防の被災地点（左岸 KP9.85）は直

近の気象庁の震度観測点（釧路市幣舞町）から直線距離

で 10km 程度離れている。その観測点における最大加速

度（919.3gal）を基に、一次元地震応答解析により被災地

点の加速度を算出したところ 294gal であった。また、

北海道開発局で設置している広里地震計（釧路川左岸

KP7.4、被災地点から直線距離で 2km 程度）における最

大加速度が 320gal であったことも踏まえ、被災地点の

最大加速度は 300gal とし水平震度を得た。表－4 は各

解析断面の地表面加速度を示す。 

これらの水平震度や盛土等の N 値を用いて行った道

示による液状化判定の結果、釧路川堤防においては盛土

(B)と砂層(As)ともに FL（液状化に対する抵抗率）が 1.0
未満（盛土(B)で FL≒0.5、砂層(As)で FL≒0.6）となり、

液状化する土層と判定された。 
一方、折敷ら 15)の報告では、基礎地盤の砂層では周

辺の地下水位記録から、地震時に過剰間隙水圧の上昇が

確認されたが、地震後に実施した開削調査の結果、泥炭

層上面にはすべり面は確認されず、砂層の液状化は今回

の被害には影響がなかったと結論付けている。このこと

は、砂層において地震時に過剰間隙水圧がある程度発生

したものの、砂層のせん断強度は完全には消失していな

かった可能性を示唆している。以上の知見を踏まえて、

砂層(As)を非液状化層と仮定し、盛土(B)のみを液状化

対象として試算した。 
また、牛首別川堤防では盛土（礫混じり砂）の FLが

1.0 未満（FL≒0.3）となり、液状化層と判定された。以

降、地下水位以下の牛首別川堤防の盛土の一部を液状化

層として扱うこととした。 
4.3.3  解析条件等 

解析断面の有限要素メッシュを図－9に示す。図－9

（a）は釧路川堤防、同（b)は牛首別川堤防である。 

モデルの鉛直方向は、現地盤面から深度 20m までを

対象とし、モデル幅は天端中央から堤防敷幅の 5 倍程

度とした。メッシュ分割は、盛土部とその直下の基礎

地盤（液状化層）境界条件では大きな変形が想定され

る領域のため、鉛直方向および水平方向ともに 1m 程

度の細かなメッシュ分割とした。上記の領域以外の盛 
 

図-8 地震前と液状化時のせん断応力τ～せん断ひずみγ

関係の模式図 3) 

 

解析断面 地震動タイプ 地表面加速度(gal) 

釧路川 タイプ I 300 

牛朱別川 タイプ I 544 

表－4 各解析断面の地表面加速度 
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土から離れた範囲や、液状化層以深の土層に関しては

盛土部およびその直下の基礎地盤よりも粗いメッシュ

分割とした。水平方向の分割幅は両法尻から盛土高の

2 倍程度離れた範囲までは幅 1m で分割し、それより

外側では盛土天端中央から盛土敷き幅の 2 倍の範囲は

幅 3m、それより外側は幅 10m で分割した。境界条件

は左右側面では水平方向固定で鉛直方向自由、モデル

底面は水平・鉛直方向ともに固定とした。 
 

4.3.4  地盤パラメータ 
解析に用いた地盤パラメータ等を表－5に示す。表－

5（a）は釧路川堤防、同（b)は牛首別川堤防である。 

各土層に適用した構成モデルは、液状化層（沈下盛土）

には弾塑性モデルを用い、液状化時には液状化に対する

液状化抵抗率 FL および繰返し三軸強度比 RL に応じて

せん断剛性を低下させた。液状化対象層によりも上位に

堆積する非液状化層は弾塑性モデルを適用し、液状化時 
 

表－5 解析に使用した地盤パラメータ等一覧 

(b)牛首別川堤防 

   図－9 有限要素メッシュ （a）釧路川堤防 (b)牛首別川堤防 

(a) 

(b) 

４００．０００

２
４

．
５
９

０

単位体積重量 ポアソン比 粘着力 せん断抵抗角 剛性低下率 圧縮指数 膨張指数 限界状態 基準 過圧密比 繰返し三軸 相対

γt 地震前 液状化時 (地震前) c' φ' G/G0 Cc Cs 応力比Μ 間隙比 OCR 正規圧密 過圧密 強度比 密度

(kN/m3) G G1 ν (kN/m2) (度) e0 K0NC K0OC RL Dr(%)

B
MC-DP

(弾塑性体)
6 19.0 6300

要素毎
に設定

0.33 0 30 - - - - - - 0.50 - 0.19 57

Ap
カムクレイモデル

(弾塑性体)
- 11.0 110

盛土後
のG

0.28 0 37 後述 2.84 0.57 1.52 6.2 1.0 0.39 0.39 - -

Ac 弾性体 6 17.0 6300 G=G1 0.33 0 30 - - - - - - 0.50 - - -

As 弾性体 29 19.0 31256 G=G1 0.30 0 35 - - - - - - 0.43 - - -

 ※1 カムクレイモデルを適用した泥炭(Ap)のGは、盛土載荷前の値である。

  ※2 地下水位以下の盛土(B)は液状化層として扱い、液状化時は剛性低下を考慮する。

  ※3 圧密試験データがないため、泥炭(Ap)は正規圧密状態にあるものと仮定した。

※4 黄色の着色部は今回再設定した値である。

土層
記号

適用モデル
代表
N値

せん断弾性係数(kN/m
2
) 静止土圧係数

(a)釧路川堤防 
単位体積重量 ポアソン比 粘着力 せん断抵抗角 剛性低下率 圧縮指数 膨張指数 限界状態 基準 過圧密比 繰返し三軸 相対

γt 地震前 液状化時 (地震前) c' φ' G/G0 Cc Cs 応力比Μ 間隙比 OCR 正規圧密 過圧密 強度比 密度

(kN/m3) G G1 ν (kN/m2) (度) e0 K0NC K0OC RL Dr(%)

B
MC-DP

(弾塑性体)
3 17.0 3295

要素毎
に設定

0.27 0 38 - - - - - - 0.38 - 0.18 53

Ap
カムクレイモデル
(地震時:剛性低下)

- 11.3 72
盛土後
のG

0.27 0 39
0.71

～0.07
4.06 0.81 1.60 7.5 4.1 0.37 0.91 - -

As
弾性体

(液状化時:剛性低下)
12 17.2 13338

要素毎
に設定

0.26 0 41 - - - - - - 0.35 - 0.24 71

Acs 弾性体 2 16.1 2100 G=G1 0.33 0 30 - - - - - - 0.50 - - -

Asc 弾性体 6 17.0 6238 G=G1 0.35 0 28 - - - - - - 0.53 - - -

Ac 弾性体 1 16.0 1050 G=G1 0.33 0 30 - - - - - - 0.50 - - -

※1 カムクレイモデルを適用した泥炭のGは、盛土載荷前の値である。

  ※2 地下水位以下の盛土(B)は液状化層として扱い、液状化時は剛性低下を考慮する。

  ※3 三軸試験を実施している盛土(B)およびAs層は試験値を、試験を行っていないAsc層はN値から推定したせん断抵抗角を用いた。

  ※4 As層の繰り返し三軸強度比RLには試験値を用いることにしたが、B層の試験はN値が相対的に大きい箇所の採取試料に対して行われたものであるため、N値からの推定値を用いることにした。

※5 黄色の着色部は今回再設定した値である。

土層
記号

適用モデル
代表
N値

せん断弾性係数(kN/m2) 静止土圧係数
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には過度な引張応力が生じないようにした。泥炭は盛土

施工時の圧密、せん断挙動を表現するために修正カムク

レイモデルを使用した。表中の注記にもあるが、基本的

に試験を行った土質パラメータは試験値を用い、試験を

実施していない土質パラメータは、既往の一般値や推定

値等を使用した 14)、16)、17)。 
 図－10 は液状化層における剛性低下を、液状化に対

する抵抗率 FL および繰返し三軸強度比 RL の関係で整

理したものである 18)。ALID においてはこの関係をもっ

て液状化層の各要素の剛性を自動的に算出している。 
 本検討では液状化に関する最新の知見 19)を考慮して、

①繰返し三軸強度比、②相対密度 Dr、③液状化層のせ

ん断弾性の拘束圧補正、④地震動を考慮した泥炭のせん

断剛性、について別途、条件設定を変えた解析モデルと

した。 
（１）繰返し三軸強度比 RL 
 繰返し三軸強度比 RLを既往の評価式で算出した場合、

細粒分が液状化対象層に多く含有したとしても、液状化

抵抗率を過小評価する傾向があった。これらを解決する

ために土木研究所では新たな算定式 19)を提案した。新

たな算定式は以下の(1)～(4)式である。 
 

(1) 
 
＜礫質土以外の場合＞ 
Na=cFC(N1+2.47)-2.47                         (2) 

N1=170N/(σ'v+70)                            (3) 
 
 

(4) 
 
 
ここに、 
RL：繰返し三軸強度比 
N：標準貫入試験から得られる N 値 
N1：有効上載圧 100kN/m2 相当に換算した N 値 
Na：粒度の影響を考慮した補正 N 値 
CFC：細粒分含有率による N 値の補正係数 
FC：細粒分含有率（%）（粒径 75μm以下の土粒子

の通過質量百分率） 
ただし、釧路川の繰返し三軸強度比 RLは、既存資料

と同様に繰返し非排水三軸圧縮試験の試験値を用いる

ことにした。 
（２）相対密度 Dr 
 液状化層に発生した過剰間隙水圧が地震後に消散す

ることにより生じる体積圧縮に伴う変位量は、相対密

度 Drと液状化に対する抵抗率 FLより、図－11 を用い

て体積ひずみ εvを求め、εvに液状化層の層厚を乗じて

算出する。 
 

Drは現地盤 N 値 N0と拘束圧 σv’(kN/m2)および細粒

分による補正 N 値増分 ΔNfから、下記の(5)式を用いて

求めた 19)。 
 

(5) 
 

図－10 FLが 0.8 より小さい範囲のせん断剛性比と FL、

RLの関係（豊田ら 18）） 

図－11 液状化時の体積ひずみεvと FLの関係 20) 
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ここで、ΔNfは表－6より算出した。 
 

（３）液状化層のせん断弾性の拘束圧補正 

  堤防の耐震性能照査で用いる液状化層のせん断剛

性は、前述の通り、液状化抵抗率 FL 及び液状化強

度比 RL と拘束圧で正規化したせん断剛性の関係

（図－10）から設定するのが一般的である。 

東日本大震災では液状化判定上の液状化層のうち、

浅い液状化層のみが被災に影響し、深い液状化層は

寄与していないと推測される箇所が多く存在した 19)。

その結果、従来の解析では深い液状化層も変形に寄

与するために、実測の沈下量に比べて過大な沈下量

となっている解析事例が多く見られた。このような

深い液状化層の変形を抑制するために導入されたの

が、拘束圧補正である。 
拘束圧補正は安田・稲垣の式 6)から求めたせん断

剛性に、(6)式で得られた値に補正係数ｃcp を乗じて

算出する。 
 

(6) 
 
 
ここに、 

ｃcp  ：微小抵抗領域のせん断剛性に乗じる拘束圧

による補正係数 
σv’ ：鉛直有効応力 
σv0’：パラメータ（基準鉛直有効応力） 
n  ：パラメータ 

 
ALID の解析結果は σv0’と n の 2 つパラメータの組

合せによって、得られる沈下量は大きく変わる。被災

事例（1993 北海道南西沖地震や 1995 年兵庫県南部地

震、2011 年東北地方太平洋沖地震などの 27 事例）の

実測沈下量と再現解析（図－12）による沈下量を比較

した時に、バラツキができるだけ小さくかつ、再現解

析による沈下量が概ね実測沈下量以上となるような組

合せの 1 つが σv0’=75kN/m2, n=2.0 であった 21)。 
拘束圧による補正は、深い液状化層が実際には液状

化しにくい、あるいは堤防の沈下に寄与しにくいこと

を静的照査法（有限要素法による自重変形解析）にお

いて考慮するために便宜的に導入したものである。 
（４）地震動を考慮した泥炭のせん断剛性 

図－13は図－4、図－5のデータを横軸に泥炭の物性

値（自然含水比および強熱減量）に置き換えて剛性低

下率の関係で再整理し、各繰返しせん断応力比（τd/σ’ac）

におけるひずみレベル γ=0.1%、1.0%、5.0%時の剛性

率低下率(G/Go)を自然含水比および強熱減量の関係で

示したものである 22)。 
 繰返しせん断応力比とひずみレベルの関係は、山木ら

が実施した実験結果 23)、24)より、①泥炭に地震動を想

定した繰返し載荷を与えると、その剛性は低下する傾

向にある、②その剛性低下の程度は与える繰返し応力

の大きさに依存する、③その一方で、繰返し載荷時に

泥炭に発生する過剰間隙水圧は、極めて限定的で泥炭

は液状化が生じない、といった知見を整理したもので

ある。 
 本研究では、山木らが提案した下記の(7)、(8)式を用

いて ALID 解析を実施した。下記の式は、含水比 Wn
と強熱減量 Li を使用して泥炭のせん断剛性低下率

(G/Go)を求めるものである。 
 

       G/G0i＝A×Wn+B         (7) 
        G/G0i＝C×Li+D          (8) 
 
A、B、C、D は 2.2.1 で記載した試料の中空ねじり試

験結果を、図－13の各近似直線の切片と傾きで表現し

たものであり、表－7の定数より設定する。 

図－12 被災事例の実測沈下量と解析による沈下量(拘

束圧補正:σv0’=75kN/m2と n=2.0) 

表－6  FCとΔNfの関係 
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これらの泥炭の剛性低下率の算出式は、ALID 解析

を実施する際に泥炭の剛性低下を表現する上で非常に

重要あるが、実際の変形挙動を精緻に再現する上で適

切な繰返しせん断応力比とひずみレベルの関係が明確

ではない。したがって、ALID を用いた際の有用な泥

炭の剛性低下率を評価するために、被災した堤防盛土

直下と堤防周辺地盤で得られた泥炭の含水比および強

熱減量（牛首別川は含水比のみ）を使用した。2 種類

の含水比を検討項目とした理由は荷重履歴の有無によ

る含水比が解析結果に与える影響を把握するためであ

る。なお、強熱減量は履歴の有無に影響を及ぼさない

と仮定して試験箇所の平均値とした。3 段階の繰返し

せん断応力比（τd/σ’ac）におけるひずみレベル γ=0.1%、

1.0%、5.0%のすべてを組合せた泥炭の剛性低下率

（G/Go）によるパラメトリックスタディを実施した。 
4．4  結果と考察 

4.4.1  釧路川堤防 

 表－8～表－10は 1993年釧路沖地震後の現地調査で

得られた含水比および強熱減量（図－14）を式(7)、式

(8)により、図－13および表－8に従って得られた泥炭

の剛性低下率の一覧である。 

図－13 泥炭の自然含水比 Wn および強熱減量 Li とせん断剛性低下率 G/G0i の関係 

表－7 式(7)および(8)に与えられる定数 A,B,C,D 

（各々ひずみレベルγ＝0.1%、1.0%、5.0%時の結果を示している）

(a)、(d)：τd/σ’ac≒0.30のケース

(b)、(e)：τd/σ’ac≒0.40のケース

(c)、(f)：τd/σ’ac≒0.55のケース

① ② ③ ④ ⑤ ⑥ ⑦ ⑧ ⑨

A 0.0002 0.0002 0.0001 0.0005 0.0003 0.0002 0.0007 0.0005 0.0003
B 0.66 0.34 0.18 0.40 0.20 0.10 0.19 0.07 0.02

⑩ ⑪ ⑫ ⑬ ⑭ ⑮ ⑯ ⑰ ⑱

C 0.0029 0.0025 0.0008 0.0039 0.0025 0.0008 0.0043 0.0027 0.0013
D 0.60 0.29 0.19 0.41 0.21 0.11 0.24 0.12 0.05

式(7)
（自然含水比W n）

式(8)
（強熱減量L i）

表－8 泥炭の剛性低下率一覧:含水比（周辺地盤） 
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図－14 釧路川堤防の自然含水比 Wn と強熱減量 Li の分布 
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Wn=375.20%
Li=26.3%

As

Ap

B

W n=172.88%
Wn =16 5.70%
L i=2 8.4%
Wn=187.26%

Wn=103.21%
Wn=236.80%
Li=62.3%
Wn=72.57%

Wn=255.60%
Li=32.4%

Wn=378.90%
Li=39.8%

Wn=334.66%

表－10 泥炭の剛性低下率一覧:強熱減量 

表－11 実施検討ケースと泥炭のせん断剛性低下率 

実施ケース 剛性低下率 備考 

1 0.73 含水比(素地部平均)による最大 

2 0.36 含水比(素地部平均)による平均 

3 0.13 含水比(素地部平均)による最小 

4 0.69 含水比(盛土直下平均)による最大 

5 0.30 含水比(盛土直下平均)による平均 

6 0.07 含水比(盛土直下平均)による最小 

7 0.71 強熱減量による最大 

8 0.34 強熱減量による平均 

9 0.10 強熱減量による最小 

 

表－9 泥炭の剛性低下率一覧: 含水比（盛土直下） 

表－12 パラメトリックスタディによる盛土天端沈下量一覧（単位：cm） 

天端左 天端中央 天端右

① ② ③

ケース1 -45 -69 -50 -55 0.73

ケース2 -78 -99 -74 -84 0.36

ケース3 -126 -152 -119 -132 0.13

ケース4 -52 -70 -50 -57 0.69

ケース5 -81 -108 -78 -89 0.30

ケース6 -158 -186 -168 -171 0.07

ケース7 -48 -70 -53 -57 0.71

ケース8 -75 -101 -76 -84 0.34

ケース9 -138 -165 -140 -148 0.10

実測 -155 -132 -217 -168 -

ケース

変位量s(cm)

平均

剛性低下率

G/G0

① ② ③ 
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表－8～表－10をみると、繰返しせん断応力比（τd/σ’ac）

が大きくなる、あるいはひずみレベル（γ）が大きくな

るに従って、剛性低下率（G/G0）は小さくなっている

ことがわかる。一方で、各ひずみレベルと繰返しせん

断応力比の剛性低下率は部分的に同じ値を示している。

このため、ALID で検討すべき泥炭の剛性低下率は、

その大小がどの程度解析結果に影響を及ぼすかを把握

するために、盛土周辺地盤の含水比（平均値）で得ら

れたせん断剛性率の最大値、最小値および平均値、盛

土直下の含水比（平均値）で得られたせん断剛性率の

最大値、最小値および平均値、強熱減量の最大値、最

小値、平均値の合計 9 ケースとした（表－11）。 
 表－12は上記の泥炭の剛性低下率を考慮して得られ

た堤防盛土の天端沈下量の一覧であり、釧路沖地震後

に得られた実測の沈下量も併記している。得られた解

析結果をみると、実測の盛土沈下量とを整合している

ケースは存在しない。このため、解析で得られる盛土

沈下量は各照査位置（図－14 ①、②、③）で評価す

るのではなく、各照査位置の沈下量の平均値を用いて

解析の再現性を評価する事にした。 
ケース 1～9 のうち、盛土沈下量が実測に近かったも

のは盛土直下の含水比を使用し、ひずみレベル γ=5% 
と繰返しせん断応力比 τd/σ’ac =0.55 の組み合わせによ

り剛性低下率（G/G0=0.07）を求めたケース 6 で、次

にケース 6 と同じひずみレベルと繰返しせん断応力比 
の組合せで強熱減量を使用したケース 9（G/G0=0.10）
であった。これらより、盛土法尻および小段の変形照

査はこれらを対象に実施した。 
表－13は盛土天端沈下量のほかに左右法尻および小

段の水平変位量を示している。標記の－（マイナス）

表示は水平方向では図上を左側へ変形することを示し、 
鉛直方向では同じく上側へ変形することを表している。 

 

図－16 解析結果断面図（ケース 9） 

 

図－15 解析結果断面図（ケース 6） 

表－13 盛土法尻および小段変形量（cm）一覧 

水平 鉛直 水平 鉛直 水平 鉛直 水平 鉛直

ケース6 0.07 -207 47 -223 -19 226 -19 198 60

ケース9 0.10 -162 36 -190 -14 184 -13 142 45

実測 - 1 0 -68 28 132 7

ケース
剛性低下率

G/G0

変位量s(cm)

左法尻 左小段 右小段 右法尻
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左法尻と左小段の解析値は実測値よりも大きく水平方

向に変形する結果が得られた。また、右法尻も水平変

形および沈下ともに解析値が実測値を上回る傾向に

あった（図－15、図－16）。これらの理由として、泥炭

の剛性低下率は盛土直下および周辺地盤ともに同じ値

を採用しているため、盛土の応力が作用していない盛

土周辺部の泥炭では、盛土直下より剛性低下率が低い

（値が大きい）可能性がある。これは、実測の地表面

図－17 牛首別川堤防の自然含水比 Wn の分布 

表－16 実施検討ケースと泥炭の剛性低下率 

表－17 パラメトリックスタディによる盛土天端沈下量一覧（単位：cm） 

① ② ③ 

表－14 泥炭の剛性低下率一覧: 含水比（周辺地盤） 

実施 case 剛性低下率 備考 

1 0.70 含水比(素地部平均)による最大 

2 0.31 含水比(素地部平均)による平均 

3 0.08 含水比(素地部平均)による最小 

4 0.69 含水比(盛土直下平均)による最大 

5 0.29 含水比(盛土直下平均)による平均 

6 0.07 含水比(盛土直下平均)による最小 

 

天端左 天端中央 天端右

① ② ③

ケース1 -127 -124 -84 -112 0.70

ケース2 -146 -146 -106 -133 0.31

ケース3 -240 -249 -199 -229 0.08

ケース4 -128 -124 -84 -112 0.69

ケース5 -156 -159 -113 -143 0.29

ケース6 -251 -262 -215 -243 0.07

実測 -160 -218 -59 -146 -

ケース

変位量s(cm)
剛性低下率

G/G0平均

表－15 泥炭の剛性低下率一覧: 含水比（盛土直下） 
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加速度から逆算して繰返しせん断応力比 L(=τd/σ’ac )を
算出した結果、盛土直下（図-7 a）_LS1 No.4）の泥

炭層厚中央部と盛土周面部の泥炭層中央部（図-7 a）

_LS1 No.7）では、盛土周辺部の L（=0.81）は泥炭層

厚中央部の L（=0.40）の 2 倍の大きさであったためで

ある。このような状況を加味した解析精度に関しては

今後の課題としたい。 
4.4.2  牛首別川堤防 

表－14、表－15 は 2003 年十勝沖地震後の現地調査

で得られた含水比（図－17）を用いて、釧路川堤防と

同様、式(7)、式(8)に従って得られた泥炭の剛性低下率

の一覧である。 

表－14、表－15 をみると、釧路川堤防と同様に繰返

しせん断応力比（τd/σ’ac）が大きくなる、あるいはひず

みレベル（γ）が大きくなるに従って、剛性低下率

（G/G0）は小さくなっている。各ひずみレベルと繰返

しせん断応力比の組み合わせをみると剛性低下率は部

分的に重複しているため、解析で検討すべき泥炭の剛

性低下率は、盛土周辺地盤の含水比（平均値）で得ら

れた剛性低下率の最大値、最小値および平均値、盛土

直下の含水比（平均値）で得られた剛性低下率の最大

値、最小値および平均値の合計 6 ケースとした（表－

16）。表－17 は上記の泥炭の剛性低下率を考慮して得

られた堤防盛土の天端沈下量の一覧であり、十勝沖地

図－19 解析結果断面図（ケース 5） 

図－18 解析結果断面図（ケース 2） 

表－18 盛土法尻および小段変形量（cm）一覧 

 

 

水平 鉛直 水平 鉛直 水平 鉛直 水平 鉛直

ケース2 0.31 -64 -6 -66 -21 177 -5 86 -22

ケース5 0.29 -71 -7 -73 -23 182 -6 90 -21

実測 - -126 6 -122 3 8 0

変位量s(cm)

左法尻 左小段 右小段 右法尻ケース
剛性低下率

G/G0
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震後に得られた実測の沈下量も併記している。得られ

た解析結果をみると、実測の盛土沈下量と整合してい

るケースは存在しない。これは、釧路川堤防と同様に

泥炭の剛性低下率は一様な値で設定しているが、現実

的には盛土天端や盛土法肩直下の泥炭に作用している

応力が異なることのほか、堤防盛土の材料や施工時期

が場所ごとで異なることも泥炭に作用する応力が異な

る要因と考えられる。このため、解析で得られる盛土

沈下量は釧路川堤防と同様、各照査位置（図－17 ①、

②、③）で評価するのではなく、各照査位置の平均値

を用いて解析の再現性を評価することにした。 
ケース 1～6 のうち、盛土沈下量が近かったものは、

盛土直下の含水比を使用して得られた剛性低下率

（G/G0=0.29）の平均値であるケース 5（ひずみレベル

γ=1%と繰返しせん断応力比 τd/σ’ac =0.40とひずみレベ

ル γ=0.1%と繰返しせん断応力比 τd/σ’ac =0.55の組み合

わせに相当）で、次に周辺地盤の含水比で算出された

剛性低下率（G/G0=0.31）のケース 2（γ=0.1%と繰返

しせん断応力比 τd/σ’ac =0.55の組み合わせ相当）であっ

た。これらより、盛土法尻および小段の変形照査はこ

れらを対象に実施した。 
 表－18は盛土天端沈下量のほかに左右法尻および小

段の水平変位量を示している。標記の－（マイナス）

表示は水平方向では図上を左側へ変形することを示し、

鉛直報告では同じく上側へ変形していることを表して

いる。左法尻と左小段の解析値は釧路川堤防とは逆に、

実測値よりも小さく水平方向に変形する結果が得られ

た。ただし、右法尻の水平変位は解析値が実測値を上

回っており、小段および法尻のはらみ出しが顕著であ

る（図－18、図－19）。これは、盛土右側の法尻に掘り

込み（クリーク）があるために、解析モデル上、この

周辺にひずみが集中したに実測値よりも解析が大きく

なったことが推測されるほか、実測の地表面加速度か

ら逆算して繰返しせん断応力比 L(=τd/σ’ac )を算出した

結果，盛土直下（図-7 b）_B-11-1）の泥炭層厚中央部

と盛土周面部の泥炭層中央部（図-7 a）_B-11-2）では，

盛土周辺部の L（=0.78）は泥炭層厚中央部の L（=5.85）
と盛土周辺部の L の 7 倍以上の大きさであったことに

よるものと考えられる。このような状況を加味した解

析精度に関しては今後の課題としたい。 

4. 5 釧路川堤防の再検討 

 4.4.1 のパラメトリックスタディは泥炭の剛性低下

率を一様に設定する検討であった。本節では解析精度

を上げることを目的に、盛土直下と素地盤の泥炭の物

理特性（剛性低下率）を分離して検討した。 

4. 5. 1 地盤パラメータの設定 
 解析条件は図－9の有限要素メッシュ（釧路川堤防）

を用いており、表－5 に示す解析に使用した地盤パラ

メータのうち、盛土直下と素地盤の泥炭（Ap）の剛性

低下率をパラメトリックに変化させた（表－19）。 
盛土直下と素地盤の泥炭の剛性低下率は式(7)、式(8)

を用いて、それぞれの含水比の平均値より算出した。

強熱減量は上載荷重の有無に依存しないため、盛土直

下と素地盤を分離せずに全箇所の平均値を代表値とし

て使用した。 
本節の検討では、釧路沖地震で泥炭層に作用したと

推定される実測の水平震度 300gal（前述の 4.3.2参照）

から下記の式を用いて地震時せん断応力比を設定した。 
 

L=γdkhgLσv/σ'v                      (9) 
γd=1.0-0.015x                      (10) 
khgL=czkhgL0                        (11) 
σv={γt1hw+γt2(x-hw)}                 (12) 
σ'v={γt1hw+γ't2(x-hw)}                (13) 

ここに， 
L :地震時（繰返し）せん断応力比 
γd :地震時せん断応力比の深さ方向の低減係数 
khgL:液状化の判定に用いる地盤面の水平震度 

cz :地域別補正係数で、河川構造物の耐震性能照査

指針・解説 Ⅱ.堤防編の規定 25)により求める 
 

前項より算出された繰返しせん断応力比を用いて、

ひずみレベル以外の条件を固定した。表－20 と表－21

は繰返しせん断応力比と含水比、強熱減量から算出し

た剛性低下率である。繰返しせん断応力比は素地部に

おいて 0.81 と算出されたが、剛性低下率を算出する式

（図－13）は τd/σ’ac=0.55 が最大値なため、素地部の剛

性低下率は τd/σ’ac=0.55 で検討することとした。 
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khgL0: 液状化の判定に用いる地盤面の水平震度の標

準値で、河川構造物の耐震性能照査指針・解説

 Ⅱ.堤防編の規定 25)により求める 
σv :全上載圧（kN/m2） 
σ'v :有効上載圧(kN/m2) 
x  :地表面からの深さ(m) 
γt1  :地下水位面より浅い位置での土の単位体積重

量(kN/m3) 
γt2: 地下水位面より深い位置での土の単位体積重

量(kN/m3) 
γ't2:地下水位面より深い位置での土の有効単位体積

重量(kN/m3) 
hw:地下水位の深さ(m) 

 

 
以上より、盛土直下部のひずみレベルに応じて素地

部の剛性低下率を変動させるが、素地部のひずみレベ

ルは盛土直下より大きくならないことを前提とし、ひ

ずみレベルが低下しないパターンも加えて、含水比、

強熱減量のそれぞれ検討ケースを設定した（表－22、 

表－23）。 
 
 

4. 5. 2 解析結果と考察 
 解析結果は前回（4.4.1）の検討内容と比較しなが

ら取りまとめた。 
泥炭の剛性低下率を推定する式において必要な項

目は、①物理パラメータ(含水比および強熱減量)、②

繰返しせん断応力比、③ひずみレベルの3要素である。 
 前節の検討では物理試験結果を利用し、泥炭層に

含水比および強熱減量の代表値を一様に与えた。繰

返しせん断応力比、ひずみレベルは推定式で考え得

る全ての組み合わせを用いて、剛性低下率を算出し

0.1 1.0 5.0

素地 0.81→0.55 0.444 0.251 0.129

盛土 0.40 0.485 0.251 0.134

τd/σ'ac
ひずみレベル(%)

表－21 強熱減量による泥炭の剛性低下率 

0.1 1.0 5.0

素地 0.81→0.55 0.403 0.222 0.099

盛土 0.40 0.557 0.305 0.140

τd/σ'ac
ひずみレベル(%)

表－20 含水比による泥炭の剛性低下率 

表－23 検討ケースとせん断剛性低下率（強熱減量） 

表－22 検討ケースとせん断剛性低下率（含水比） 

実施ケース 
剛性低下率 

備考 
盛土直下 素地 

1 
0.557 

低下無し 
盛土直下のひずみレベル 0.1％ 

2 0.403 

3 

0.305 

低下無し 

盛土直下のひずみレベル 1.0％ 4 0.403 

5 0.222 

6 

0.140 

低下無し 

盛土直下のひずみレベル 5.0％ 
7 0.403 

8 0.222 

9 0.099 

 

実施ケース 
剛性低下率 

備考 
盛土直下 素地 

1 
0.485 

低下無し 
盛土直下のひずみレベル 0.1％ 

2 0.444 

3 

0.251 

低下無し 

盛土直下のひずみレベル 1.0％ 4 0.444 

5 0.251 

6 

0.134 

低下無し 

盛土直下のひずみレベル 5.0％ 
7 0.444 

8 0.251 

9 0.134 

 

表－19 解析パラメータ一覧：釧路川 

単位体積重量 ポアソン比 粘着力 せん断抵抗角 剛性低下率 圧縮指数 膨張指数 限界状態 基準 過圧密比 繰返し三軸 相対

γt 地震前 液状化時 (地震前) c' φ' G/G0 Cc Cs 応力比Μ 間隙比 OCR 正規圧密 過圧密 強度比 密度

(kN/m3) G G1 ν (kN/m2) (度) e0 K0NC K0OC RL Dr(%)

B
MC-DP

(弾塑性体)
3 17.0 3295

要素毎
に設定

0.27 0 38 - - - - - - 0.38 - 0.18 53

Ap
カムクレイモデル
(地震時:剛性低下)

- 11.3 72
盛土後
のG

0.27 0 39 後述 4.06 0.81 1.60 7.5 4.1 0.37 0.91 - -

As
弾性体

(液状化時:剛性低下)
12 17.2 13338

要素毎
に設定

0.26 0 41 - - - - - - 0.35 - 0.24 71

Acs 弾性体 2 16.1 2100 G=G1 0.33 0 30 - - - - - - 0.50 - - -

Asc 弾性体 6 17.0 6238 G=G1 0.35 0 28 - - - - - - 0.53 - - -

Ac 弾性体 1 16.0 1050 G=G1 0.33 0 30 - - - - - - 0.50 - - -

 ※1 カムクレイモデルを適用した泥炭のGは、盛土載荷前の値である。

  ※2 地下水位以下の盛土(B)は液状化層として扱い、液状化時は剛性低下を考慮する。

  ※3 三軸試験を実施している盛土(B)およびAs層は試験値を、試験を行っていないAsc層はN値から推定したせん断抵抗角を用いた。

  ※4 As層の繰り返し三軸強度比RLには試験値を用いることにしたが、B層の試験はN値が相対的に大きい箇所の採取試料に対して行われたものであるため、N値からの推定値を用いることにした。

※5 黄色の着色部のH29業務で再設定した値である。

土層
記号

適用モデル
代表
N値

せん断弾性係数(kN/m
2
) 静止土圧係数
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た。解析ケースは、含水比および強熱減量から求め

られる剛性低下率の最大値、最小値、平均値をそれ

ぞれ設定して検討した。 
 本節の解析では、含水比および強熱減量は盛土直

下と素地部で分けて設定し、繰返しせん断応力比は

釧路川堤防（検討箇所）近傍で得られた地表面の水

平震度（300gal）を利用して盛土直下と素地部で分

けて設定した。上記の①～③の3要素のうち、ひずみ

レベルのみをパラメトリックに変化（γ=0.1%、1.0%、

5.0%）させて泥炭の剛性低下率を設定した。 
前節および本節の検討結果において、液状化時に

は盛土の法尻が側方へ広がり、盛土天端中央では折

れ曲がるように沈下し、盛土法尻ですべるような挙

動を示す結果となった。盛土直下に分布する泥炭層

の剛性が低下するほど、その挙動は大きくなる。 
 盛土天端の沈下量に着目した前回の検討では、解

析結果は実際の変位量に近似させることは出来たが、

盛土法尻や小段の変形に着目すると変形モードは再

現出来ていなかった（図－20、図－21）。 

 前節と本節の検討結果（表－24、表－25）に関して

盛土天端の沈下量に着目すると、解析精度が上がっ

たとは言えないが、盛土直下と素地盤の含水比およ

び強熱減量から得られたひずみレベルは、いずれも

γ=5%で算出したせん断剛性低下率を用いた変形量

が実測値に近い結果であった。 

しかしながら、解析で得られた盛土天端量は前回

のそれ（表－12）と比較して精度は向上していない。

したがって、盛土沈下量の解析精度は盛土直下およ

び周辺地盤の有効上載厚を考慮した繰返しせん断応

力比ではなく、泥炭のひずみレベル、すなわち、剛

性低下率の大小に依存することがわかった。 
 

5．まとめと今後の課題 
繰返しせん断を受けた泥炭のせん断剛性の変化に着

目し、一連の中空ねじりせん断試験を行うとともに、

泥炭の剛性変化を考慮した「液状化に伴う残留変形解析

（ALID）」による解析モデルが、地下水位以下の泥炭地

盤に沈埋した河川堤防盛土の液状化による崩壊事象を

図－20 解析結果断面図ケース 9（含水比） 

図－21 解析結果断面図ケース 9（強熱減量） 

Asc
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再現することが可能か検証した。得られた主たる結論

は以下の通りである。 
【中空ねじりせん断試験】 
・液状化が生じない泥炭においても、繰返しせん断を

受けることでせん断剛性は低下する傾向にあることが

示された。 
・繰返し載荷を受けた泥炭に生じる過剰間隙水圧は限

定的といえる。 
・繰返し載荷を受けた泥炭の剛性低下は、繰返し載荷

による過剰間隙水圧の発生に伴う有効応力の減少のみ

では説明できず、繰返し載荷時に何らかの構造変化が

生じた可能性がある。 
【ALID 】 
・本検討では、地震動を考慮した泥炭のせん断剛性低下

率を考慮して ALID を実施した。 
・ALID による盛土天端の沈下量は盛土中央、盛土法

肩の平均値ではあるが、実測値に近い解析結果を得る

ことができた。 

・ただし、上記の解析結果において、泥炭のせん断剛

性低下率（ひずみレベル、繰返しせん断応力）は釧路

川堤防と牛首別川堤防で異なった。 
・また、盛土の法尻や小段に着目すると、これらの位

置で得られた ALID の変形量は盛土天端のそれと比較

して実測値に対し精度が低かった。 
・被災した釧路川堤防周辺で得られた水平震度を用い 
た繰返しせん断応力比、ならびに、盛土直下と素地盤 
の含水比（強熱減量）及び有効上載厚を考慮した各ひ 
ずみレベルの泥炭のせん断剛性低下率を用いたパラメ 
トリックスタディを実施した。 
・上記のパラメトリックスタディの結果、盛土沈下量 
の解析精度は盛土直下および周辺地盤の有効上載厚 
を考慮した繰返しせん断応力比ではなく、泥炭のひ 
ずみレベル、すなわち、剛性低下率の大小に依存す 
ることがわかった。 
今回の検討結果より，実現象に変形モードを近づけ

るためには天端の変位量にとらわれ，泥炭の剛性を低

表－24 盛土天端沈下量一覧（含水比） 

表－25 盛土天端沈下量一覧（強熱減量） 

天端左 天端中央 天端右

① ② ③

ケース1 -70 -88 -67 -75 0.49 1.00

ケース2 -60 -84 -62 -69 0.49 0.44

ケース3 -97 -122 -92 -104 0.25 1.00

ケース4 -84 -109 -82 -92 0.25 0.44

ケース5 -90 -117 -91 -99 0.25 0.25

ケース6 -123 -149 -119 -130 0.13 1.00

ケース7 -115 -140 -108 -121 0.13 0.44

ケース8 -121 -147 -112 -127 0.13 0.25

ケース9 -124 -151 -120 -132 0.13 0.13

H29　ケース6 -158 -186 -168 -171 0.07 0.07

実測 -155 -132 -217 -168 - -

実験ケース

変位量s(cm) 剛性低下率

平均 盛土直下 素地

天端左 天端中央 天端右

① ② ③

ケース1 -64 -84 -63 -70 0.56 1.00

ケース2 -56 -75 -57 -63 0.56 0.40

ケース3 -88 -110 -81 -93 0.31 1.00

ケース4 -78 -102 -76 -85 0.31 0.40

ケース5 -85 -107 -80 -91 0.31 0.22

ケース6 -122 -149 -116 -129 0.14 1.00

ケース7 -112 -141 -108 -120 0.14 0.40

ケース8 -118 -147 -115 -127 0.14 0.22

ケース9 -121 -150 -121 -131 0.14 0.10

H29　ケース9 -138 -165 -148 -150 0.10 0.10

実測 -155 -132 -217 -168 - -

実験ケース

変位量s(cm) 剛性低下率

平均 盛土直下 素地
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下させるだけでは実態の挙動を再現できなかった。 

したがって、今回検討した盛土直下と素地盤のひず

みレベルを分割するのではなく、地震時のひずみ分布

を試算してそれぞれの位置の剛性低下率を算出した検

討を行うことが有効かと考えられる。 

また、釧路川堤防のモデルの場合、含水比で泥炭を

評価すると、盛土直下（Wn=150%程度）と素地盤

（Wn=350%程度）に大きく分かれるため、強熱減量を

泥炭層の平均値ではなく実態に合わせて区分し、これ

らを考慮して剛性低下率を設定する方法も有効かと考

えられる。 
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4.2.4  地盤・基礎を含めた橋全体系の耐震性能評価技術及び耐震補強技術に関する研究 

（地盤流動） 

担当チーム：橋梁構造研究グループ 

研究担当者：桐山孝晴、谷本俊輔、楊勇 

 

【要旨】 

本研究は、地盤流動に伴う作用に対して、地盤からの作用や基礎の抵抗機構を明らかにした上で、橋梁基礎の

性能評価技術を開発することを目的としたものである。平成 28 年度には、斜面変状を生じうる箇所に設置され

た道路橋の柱状体深礎基礎を対象に、解析及び遠心載荷模型実験より地盤変状の条件と基礎の諸元の違いが基礎

の安定性に及ぼす影響について明らかにした。平成 29 年度には、三次元有限差分法により、前年度に行った遠

心載荷模型実験の再現解析を実施し、斜面変状が生じた際の地盤破壊のメカニズムや、道路橋基礎に作用する土

圧の影響等について検討を行った。 

平成 30 年度には、軟弱粘土地盤上に設置された既設道路橋を対象に、粘土地盤の側方流動の影響を受けた橋

台杭基礎の破壊メカニズムを解明することを目的として、動的遠心載荷模型実験を用いて橋台杭基礎の地震時挙

動を調べた。計測した実験データに基づき、前背面地盤の応答加速度・変位、橋台模型の変位・回転角、橋台の

背面土圧、杭の作用土圧及び杭の軸力・曲げモーメントなどの実験結果を分析した。粘性地盤の側方流動の影響

は、算定した杭の作用土圧に基づき入力地震動の増加と共に増加することが確認できた。また、地震中の杭に大

きな断面力が発生し、地震後に側方流動の影響で杭の断面力が大きく残留することも確認できた。 

キーワード：既設道路橋、粘性土層、側方流動、遠心力載荷実験、橋台杭基礎  

 

 

1．はじめに 

2011 年東北地方太平洋沖地震では、東北地方整備

局が管理する 1504 橋のうち 364 橋で、橋台背面ア

プローチ部に段差が生じた 1)。この被害に対しては、

地盤の液状化以外に、橋台背面の軟弱粘土地盤の沈

下や側方流動も原因であると考えられる。また、過

去の地震被害において、軟弱地盤の側方流動が過大

の場合、写真-12）に示すように、橋台が後転し、桁

がストラットとして働き、竪壁が被災した事例も見

られる。このような被害が発生した場合、段差障害

により緊急車両の通行が妨げられたり、通行時の速

度制限が行われたりする。地震直後にも緊急輸送道

路としての役割を果たすには、このような被害を減

らすことが非常に重要である。 

上記の上部構造と竪壁が衝突する場合、桁や基礎

等の部材に発生する断面力の分布は、上部構造慣性

力作用時の断面力分布と異なることが考えられ、想

定外の荷重で桁や橋台基礎が破壊する。特に、遊間

が狭い既設道路橋梁は、軟弱地盤の側方流動により

上部構造と竪壁が衝突しやすいと考えられる。現在、

地震時の橋台背面の軟弱地盤の側面流動による橋梁

への影響を全て定量的に評価することは難しいが、

既設道路橋梁の耐震性能評価や耐震補強においては

上記のような被害を定性的に把握しておく必要があ

り、重要な課題であると考えられる。 

そのため、本研究では、軟弱地盤の側方流動が発

生しうる既設道路橋梁を対象に、遠心載荷実験より

地震時の橋台基礎や桁の断面力や変位などを調べる

ことにより、軟弱地盤の過大な変位による橋梁の破

壊メカニズムの解明を主目的とし、既設道路橋梁の

耐震性能評価や耐震補強に知見を提供する。 

 

 

写真-1 桁がストラットとして竪壁と 

衝突した被災事例2) 

橋台の後転 
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本報では、地震時の軟弱地盤の過大な変位による

橋梁の破壊メカニズムの解明を目指し、粘土地盤に

設置された橋台基礎の遠心載荷実験による検討結果

を報告する。 

 

2．遠心模型実験の設計 

2．1 実験ケースの設定 

本研究では、地震時に発生した軟弱地盤の側方流

動により橋台杭基礎が桁側に大きく変位し、可動支

承の移動で遊間を吸収した後に橋台と桁が衝突する

被害パターンを想定する。動的遠心模型実験におい

て、表-1 に示すように橋台の地盤や杭基礎の諸元を

変化させることにより、1/75 縮尺の逆 T 型橋台模型

（計 4 ケース）を設計する。そのうち、ケース 1 は

基準ケースとする。具体的に、実験パラメータは、

粘性土層の厚さ・材料、杭の長さ、杭の直径及び本

数とする。 

2．2 地盤模型 

基準ケース 1 を例として、本実験における模型地

盤の構成・計測項目及び計測点を図-1 に示す。各

ケースにおいて、同一の剛土槽（内法寸法：1500mm

×30mm×500mm）を用いて動的遠心実験を行う。 

各ケースにおける背面盛土は、厚さが 160mm で、

6 号宇部珪砂で相対密度 Dr=80%となるように作製

する。また、各ケースの支持層は、厚さが 80mm で、

6 号宇部珪砂で相対密度 Dr=90%となるように作製

する。 

基準ケース 1 とケース 4 における粘性土層は、厚

さが 160mm で、カオリンで作製する。ケース 3 に

おいて、同様にカオリンで粘性土層を製作するが、

粘性土層が基準ケース 1 より厚く設定し、ケース 1

の約 1.5 倍である。一方で、ケース 2 における粘性

土層は、基準ケース 1 と同様な厚さを有するが、物

理特性が大きく異なるスミクレーで製作する。 

粘土成分を比較すると、カオリンは粘土分含有率

（95%以上）が最も大きいが、スミクレーはシルト

分含有率（50％以上）が最も大きい。また、遠心実

験の終了後に、橋台前面地盤から採取した試料を用

いて行った地盤材料試験の結果を表-2 に示す。スミ

クレーはカオリンに比べて粘着力が高く、圧縮性が

低く、せん断強度が大きいのが特徴である。 

地盤模型の製作順番について、以下のようにする。

まず、杭模型を土槽に設置・仮固定した上で、所定

厚さで支持層を製作する。次に、支持層の上にスラ

リー状の粘性土材料を土槽に投入した後、75G 遠心

力場（遠心加速度の上昇速度 0.1G/分）で 75kPa 程

度の上載荷重を与えた状態で、沈下量の 90%まで粘

性土層を圧密させる。その後、粘性土層を 1G 重力

場で所定厚さまで整形し、竪壁やフーチングを設置

した後に背面盛土を製作する。最後に、加振前に再

び 75G 遠心力場で沈下量の 90%まで圧密させる。 

また、図-1 に示すように、橋台の地盤の表面に設

置した変位計や、地中部に設置した加速度計と間隙

水圧計より、前面・背面地盤の水平・鉛直変位、加

速度及び間隙水圧を計測する。 

2．3 橋台、杭及び桁の模型 

図-1 に示すように、粘性土と土槽壁の粘着影響を

低減するために、実験対象となる中央橋台模型の両

側にダミー橋台を設ける。また、中央とダミー橋台

模型の間、ダミー橋台模型と土槽壁の間に、摩擦軽

減材（厚さ 5mm）も設置する。 

中央橋台における竪壁とフーチングの詳細を図-2

に示す。全ケースとも、竪壁とフーチングの平面的

大きさは、それぞれ 160mm（鉛直方向）×140mm

（水平方向）、105mm（橋軸方向）×140mm（橋軸

直交方向）である。また、竪壁とフーチングの厚さ

は、それぞれ 15 と 30mm である。なお、全てのケー

スにおいて、竪壁とフーチングは両方ともアルミ製

板より製作する。 

 

表-1 実験ケース（1/75 縮尺化した模型寸法） 

ケース 

地盤条件 杭 

背面盛土の厚さ

(mm) 

粘性土層の厚さ

(mm) 
支持層の厚さ(mm) 長さ(mm) 直径(mm) 本数 

1 

160 

（宇部珪砂 6号） 

160（カオリン） 

80 

（宇部珪砂 6号） 

230 
14 12 2 160（スミクレー） 

3 240（カオリン） 310 

4 160（カオリン） 230 20 6 
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図-1 模型地盤・計測項目及び計測点（基準ケース 1、1/75縮尺化した模型寸法） 

 

表-2 粘性土層の材料の物理特性 

地盤材料試験 カオリン スミクレー 

圧密試験 

圧縮指数 0.336 0.195 

圧密降伏応力 

（kN/m2） 
66.9 375.0 

 

 

図-2 竪壁・フーチング部分の詳細と杭の配置 

（中央橋台） 

 

ケース 1～3 において、粘性土層の厚さの違いに

より杭の長さが異なる（表-1）が、図-2 に示すよう

に杭の配置や杭径が同様で、それぞれ 3×4 列と

14mm である。一方で、ケース 4 において、杭の配

置が 2×3 列で、杭径が 20mm である。なお、全て

のケースにおいて、杭をアルミ製パイプより製作し、

フーチングと剛結させる。また、直径が異なる二種

類のアルミ製パイプの材料試験の結果を表-3 に示

す。二種類のパイプに対して、それぞれの降伏強度

は 196.7 と 198.2N/mm2で、降伏ひずみは 4862 と

4938μで、弾性係数は 68.9と 67.6k N/mm2である。 

杭の断面力を算定するため、ひずみゲージを杭の

内側に貼付し、発生した軸方向ひずみを計測する。

計測対象となる杭の位置を図-2 に示す。また、計測

対象杭のひずみゲージの貼付位置を図-3 に示す。長

さ 230mm の杭を有するケース 1、2、4 において、

杭ごとに計 14 枚を設置する。一方で、長さ 310mm

の杭を有するケース 3 において、杭ごとに計 16 枚

を設置する。 

また、竪壁との衝突による桁の断面力を発生した

軸ひずみより把握するため、簡易なアルミ桁模型も

設置する。 
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表-3 アルミ杭の引張材料試験 

 
降伏強度※ 

（N/mm2） 

降伏ひずみ

（μ） 

ヤング率 

（kN/mm2） 

直径φ＝14mm、厚さ t=1mm 

No.1 195.8 4879 69.7 

No.2 195.2 4853 68.4 

No.3 199.0 4853 69.5 

平均 196.7 4862 68.9 

直径φ＝20mm、厚さ t=1.5mm 

No.1 198.5 4954 67.6 

No.2 198.8 4939 67.5 

No.3 197.3 4920 67.6 

平均 198.2 4938 67.6 

※降伏強度は、0.2%の塑性ひずみを生じる応力で

ある。 

 

 

図-3 杭のひずみゲージ貼付位置（単位：mm） 

 

2．4 実験方法 

75G遠心場において、背面盛土荷重により粘性土

層を沈下量の90%まで圧密させた上で、桁の遊間を

約1mmまで調整し、非排水条件で加振を行う。入力

地震動は、H24道示3)に規定されるレベル2地震動 

(タイプI) の動的解析用時刻歴波形2-I-I-3を相似則

に基づいて補正した波形である。ただし、遠心実験

装置の容量に合わせて加速度の振幅を80%まで低減

する。計測時間は4.0秒で、データのサンプリング周

波数を10000Hzとする。 

以下の検討内容は、実寸法に換算した結果である。 

 

3．遠心模型実験の結果 

3．1 地盤の応答加速度 

基準ケース 1 を例として、土槽底面から入力した

加速度及び橋台前背面地盤の応答加速度の計測結果

を図-4 に示す。同図における応答加速度の計測位置

は、橋台基礎との相互作用が相対的に小さい自由地

盤である（図-1 参照）。なお、他のケースにおいて、

以下と同様な実験結果が確認された。 

土槽底面からの入力地震動を図-4(a)に示し、継続

時間が長く、地震動の繰返しによる影響が大きい特

徴が同図より分かる。 

背面地盤は、入力加速度の増減（図-4(a)）ととも

に振動することがわかる（図-4(b)）。また、応答加

速度が最大値となる時刻（100 秒前後）は、入力加

速度とほぼ同様である。一方で、入力加速度が最大

値になる前にも前面地盤の加速度波形（図-4(c)）か

ら減衰現象が観察され、応答加速度が最大値となる

時刻は、入力加速度と大きく異なる結果となる。 

前背面地盤の応答加速度が異なる原因について、

盛土の荷重の有無により粘性土層のせん断強度が異

なることが考えられる。つまり、盛土の荷重によっ

て背面粘性地盤が相対的に高い強度が発揮できるこ

とに対して、前面地盤は、強度が小さいため、先に

せん断剛性が低下し減衰が大きくなることが考えら

れる。また、繰返しせん断による剛性低下の影響も

考えられる。 

3．2 地盤の応答変位 

基準ケース１を例として、前背面の表層地盤の水

平変位や沈下量の変化、地中部の残留変位を説明す

る。なお、他のケースにおいて、以下と同様な実験

結果が確認された。 

図-5に示すように、計測時間約25～125秒の間に、

背面の表層地盤及び橋台に近い前面の表層地盤の計

測位置（DG1-H、DG2-H、DG3-H）の水平変位は、橋台

から離れる前面地盤の計測位置（DG4-H）と比べて、

まず急に増加し（約 25～50秒）、次に徐々に増加し

（約 50～100秒）、また、再び激しく増加する傾向（約

100～125秒）が明らかである。それについて、桁と

橋台の竪壁が衝突する前、盛土の偏荷重が作用する

状態で背面地盤の水平変位が急に増加する；その後、

桁と橋台の竪壁が衝突するとともに水平変形の増加

率が小さくなる；最後に、入力加速度の増加につれ 
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(a) 土槽底面からの入力加速度 

 

(b) 背面地盤の深さ方向の応答加速度 

 

(c) 前面地盤の深さ方向の応答加速度 

図-4  地盤の入力加速度と応答加速度 

（基準ケース１） 

 

 

 

図-5 前背面地盤の応答変位の時刻歴（基準ケース1） 

 

て粘性土層の側方流動が発生し、地盤の水平変位が

再び急に増加することが考えられる。桁と橋台の衝

突により背面地盤が拘束され、前面地盤（DG3-H）と

比べて背面地盤（DG1-H、DG2-H）の水平変位が明ら

かに小さい。 

前背面地盤の沈下量について、橋台の竪壁に近い

背面地盤の沈下量（DG2-V）は最も大きいことが分か

る。つまり、盛土による偏荷重が作用する橋台に対

して、地震時に橋台に近い背面地盤の粘性土層に側

方流動が発生するため、背面地盤（DG2-V）が大きく

沈下して前面地盤（DG3-H）が大きく水平方向に変位

する挙動が理解できる。 

加振中に計測できない前背面地盤の地中部変位の

分布や大きさを把握するため、実験終了後に地盤を

切断し残留変位を測った。加振終了後の残留変位の

概要を図-6に示す。橋軸直角方向に中央橋台の幅範

囲内、粘性土層が同様に橋軸方向に変位し（図-6(a)、

(c)）、土槽壁と粘性土層の粘着力の影響が小さいこ

とが分かる。また、桁を設置していないダミー橋台

の残留変位が中央橋台より明らかに大きいことから、

桁の背面地盤の盛土への変位抑制効果が分かる。ま

た、図-6(b)及び(c)から、フーチング中心から約 30m

範囲の背面地盤は、ほぼ同様に沈下する。粘性土層

の水平方向の残留変位は、橋台の竪壁や杭の抑制効

果のため、前面地盤より背面地盤が小さい傾向が分

かる（図-6(b)及び(c)）。 

また、基準ケース 1において、実験終了後に測っ

た前背面の粘性土層の上面と下面（支持層上面より

0.75ｍ上の位置）の残留変位を図-7に示す。前背面

地盤ともに、フーチング中心から離れるほど水平残

留変位が小さくなる傾向が見られる。 
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図-6 前背面地盤の加振終了後の残留変位（基準ケース 1） 

 

 

図-7 前背面地盤の粘性土層の天端と 

底面の水平残留変位（基準ケース 1） 

 

 

 

背面の粘性地盤の下面において、沈下の影響で背

面側に移動するところを除き、残留変位がほとんど

発生しないことが分かる。また、背面の粘性地盤の

上面における残留変位は、下面より大きいが、橋台

の竪壁や杭による変位抑制のため、前面地盤より小

さい結果となる。 

前面の粘性地盤において、上面の残留変位が下面

より大きく、粘性土層全体が前面側に変位すること

がわかる。フーチングに最も近いところ、上面と下

面の残留変位は、それぞれ約1.65と1.125mとなる。

変位計より計測した天端位置の結果（図-5、DG3-H）

とほぼ一致する。これらの結果から、粘性地盤の側

方流動により大きな流動力が橋台基礎に作用するこ

とが考えられる。 

 

 

・縮尺：1/10

 乾麺（初期位置）
 乾麺（加振後位置）

図4.3-3　橋台と地盤の変状(Case3)
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図4.3-3　橋台と地盤の変状(Case3)
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3．3 橋台の応答変位とフーチングの応答回転角 

基準ケース 1を例として、橋台の応答変位を図-8

に示すが、他のケースにおいて同様な実験結果が確

認された。 

加振前に、圧密沈下による水平変位は、フーチン

グ（DF-H）が橋台の竪壁（DW-H1、DW-H2）より小さ

い。それに対して、加振後に、フーチング（DF-H）

の水平変位は橋台の竪壁（DW-H1、DW-H2）より大き

く増加する。その原因は、粘性土層の側方流動によ

り橋台基礎に流動力を作用するが、桁と竪壁が衝突

し竪壁の変形を抑制するため、フーチングのみの水

平変位が大きく増加すると考えられる。また、フー

チングの水平変位（DF-H）の増加とともに、DW-H2

が増加する一方で、DW-H1 が減少する傾向が見られ

る。つまり、加振中に、橋台が逆方向に回転し、こ

れらの水平変位の大小関係は、加振前と逆になる。 

 

 

図-8 橋台の応答変位の時刻歴（基準ケース 1） 

 

 

図-9 フーチングの回転角の時刻歴 

 

橋台の壁やフーチングを剛体と仮定した上で、計

測データ DW-H1と DW-H2を用いてフーチングの回転

角を算定する（図-9）。いずれのケースにおける回転

角が加振と共に減少することが分かる。つまり、加

振中に橋台が背面側に回転し、図-8に示す水平変位

の大小関係とよく対応する。また、加振中に生じた

橋台回転角の変化量について、粘性土層が厚いケー

ス 3は最も大きく、杭径が大きいケース 4は最も小

さい結果となる。 

3．4 橋台背面の土圧分布 

基準ケース1を例として、計測した橋台背面の土圧の

変化を図-10に示すが、他のケースにおいて以下と同様

な実験結果が確認された。加振前（圧密終了後）、加振

中の最大値及び加振終了後の深さ方向の土圧分布を図

-11に示す。計測した EW1、EW2、EW3及び EFにおける

土圧は、いずれも入力の増加とともに大きくなることが

分かる（図-10）。また、図-11に示すように、加振終了

後の土圧は、加振前よりやや大きくなるが、ほぼ同様な

分布を有することが分かる。それに対して、加振中に大

きい土圧が発生し、異なる分布を有する。更に、加振終

了後の土圧と比較することより、振動による土圧の寄与

分は、背面盛土の上層が下層よりかなり大きく、支配的

であることも分かる。なお、他のケースにおいても同様

な傾向が確認できる。それは、入力の増加とともに竪壁

と桁が衝突し、背面盛土の上層が強く拘束され、大きい

土圧が発生することが考えられる 

 

図-10 橋台背面の土圧の時刻歴（基準ケース 1） 
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図-11 橋台背面の土圧の深さ方向分布 

（基準ケース 1） 

 

3．5 側方流動による橋梁部材の断面力の時刻歴 

粘性地盤上に設置された橋梁に対して、地震時

に側方流動が発生する場合、図-12 に示すように橋

台が前面へ移動し、杭に大きな土圧が作用する。ま

た、桁と橋台の竪壁が衝突して背面地盤を拘束し、

竪壁に大きな土圧も発生する。そのため、側方流動

が発生しない場合と比べて、杭などの部材に大きな

断面力が生じる。基準ケース 1を例として、杭の土

圧や背面土圧の合力及び部材断面力の時刻歴を図

-13 に示すが、他のケースにおいて以下と同様な結

果が確認された。なお、杭の土圧は、杭の断面モー

メントに対して 2回微分した結果とし、背面土圧の

合力は、計測した土圧と作用面積より算定する。部

材の断面力は、計測したひずみより算定する。 

杭の土圧や背面土圧の合力が増加するとともに、

杭の断面モーメント、桁の軸力及び竪壁の基部モー

メントが増加する傾向が見られる。また、同図の 90

～100ｓ間の時刻歴を拡大すると、杭の断面モーメン

トは、杭の作用土圧とほぼ同時にピーク値になるこ

とがわかる。また、桁の軸力や竪壁基部のモーメン

トのピーク値の時刻も、背面土圧の合力とほぼ一致

する。更に、杭の深さ方向の作用土圧の分布に着目

し、求めた加振前（0s）と加振中（93.7425s）の土

圧分布の比較を図-14 に示す。加振前に、後列・中

列杭の中央付近に前面向きの土圧が作用することに

対して、加振中に、杭の中央から先端まで、大きな

土圧が作用することがわかる。また、加振前に、前

列杭の下部に背面向きの土圧が作用することに対し

て、加振中に逆方向の土圧が作用することもわか 

 

図-12 側方流動による作用力 

 

 

図-13 土圧と部材断面力の時刻歴の比較 

（基準ケース 1） 
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図-14 杭の作用土圧の深さ方向の分布 

（基準ケース 1） 

 

3．6 杭の深さ方向の断面力分布 

 加振前（圧密終了後）、加振中の最大応答値になる

時及び加振終了後に着目し、計測した杭のひずみ

データに基づいて算定した各ケースにおける杭の深

さ方向の断面力分布を図-15 に示す。なお、最大応

答値になる時刻は、受けた側方流動の影響が相対的

大きい後列杭の曲げモーメントの変化に基づいて判

断する。 

 全てのケースにおいて、加振前に橋台が既に前面

地盤側に回転するため（図-10参照）、前列杭の作用

軸力（圧縮：負）は、中列杭や後列杭より大きい結

果となる。また、加振前に、各列杭の中央付近の断

面の発生曲げモーメントの作用方向は、前背面側の

地盤から杭に作用する土圧方向が逆であるため、前

列杭が中列・前列杭と異なる傾向が見られる。また、

いずれのケースにおいて、各列杭の杭頭断面に正の

曲げモーメント（前面側が引張りの状態）が発生す

る。 

 加振中の発生モーメントが最大値の時、後列杭の

作用軸力は、中列や前列杭より大きく、加振前と逆

な分布傾向が見られる。その原因は、加振中に桁と

竪壁が衝突し橋台が背面側に回転し、後列杭に大き

い圧縮軸力を作用することである。また、加振中に

側方流動による土圧が支配的であるため、各杭の深

さ方向の発生モーメントの分布はほぼ同様である。

杭の最大モーメントの発生位置は、ケース１、２、

４において杭頭となる一方で、粘性土層が厚いケー

ス３において中央付近となる。また、杭の最大モー

メントの大きさは、杭本数が少ないケース４が明ら

かに大きいことが分かる。いずれのケースにおいて、

圧密終了後と比べ、加振中に大きな曲げモーメント

が発生することがわかる。 

 加振終了後、各ケースにおける杭の作用軸力や作

用モーメントは、加振中の最大値と比べてほぼ同様

な分布や大きさを有し、側方流動の影響が大きく残

留することがわかる。 

 

4．まとめ 

本研究では、軟弱粘性地盤に設置された既設道路

橋を対象に、1/75縮尺の逆 T型橋台杭基礎の遠心実

験を行い、地震時に側方流動の影響を受けた橋台の

挙動を調べることにより橋台杭基礎の破壊メカニズ

ムを解明した。 

（1） 地震時に軟弱粘性地盤の側方流動が発生

する場合、橋台の背面地盤が沈下し前面地盤が水平

方向に変位する現象は再現できた。また、最も大き

い鉛直変位は橋台の竪壁に近い背面地盤に、最も大

きい水平変位はフーチングに近い前面地盤に発生し

た。 

（2） 側方流動により桁と竪壁が衝突して竪壁

の水平変位を抑制するため、杭基礎が竪壁より前面

地盤側に大きく変位し、フーチングにも大きな水平

変位と回転が生じた。 

（3） 竪壁の背面土圧や杭の作用土圧は、入力地

震動の増加とともに大きくなる。また、竪壁の背面

土圧は、竪壁基部や桁の断面力とほぼ同時にピーク

値になった。杭の作用土圧は、杭の曲げモーメント

とほぼ同時にピーク値になった。 

（4） 杭の作用軸力は、加振中に後列杭が引張か

ら圧縮、前列杭が圧縮から引張の状態に変化し、大

きな変動軸力が発生した。加振中に、後列・中列・

前列杭における曲げモーメントは、深さ方向にほぼ

同様な分布を有し、最大値が杭頭や中央付近に発生

した。また、加振中に側方流動の影響で発生した杭

の最大曲げモーメントは、加振前より大きく、加振

終了後にも大きく残留した。 

（5） 今後、解明された軟弱粘性地盤の側方流動

による橋台杭基礎の破壊メカリズムに基づき、再現

解析より杭の作用土圧の設定や既設橋梁の照査方法

について引き続き検討する予定である。 
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（a）基準ケース 1 

 

（b）ケース 2 

 

（c）ケース 3 

 

（d）ケース 4 

図-15杭の作用軸力と作用モーメントの変化 
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4.2.5  地盤・基礎を含めた橋全体系の耐震性能評価技術及び耐震補強技術に関する研究 
4.2.5 （相互作用） 

担当チーム：橋梁構造研究グループ 

研究担当者：大住道生、澤田守、谷本俊輔 

 

【要旨】 

本研究では、地震時の橋の耐荷性能を合理的に評価するため、基礎と地盤特性も含めた橋全体系として耐震性

能を評価する手法を構築することを目的としている。H28年度では、古い基準により設計された既製RC杭を模し

た既往の実験を対象に、解析的に杭列ごとの曲げやせん断耐力特性の評価法を検討した。H29 年度では、入力損

失の大きい柱状体基礎の動的加振実験を対象に、解析的に地震時応答の再現及び地盤振動の特性が構造物の振動

に及ぼす影響を確認した。H30 年度では、橋台模型遠心実験を実施し、橋台の地震時挙動を確認するとともに橋

台と地盤の動的相互作用について分析した。また、模型PC杭の載荷試験を実施し、せん断耐力及び破壊形態を確

認するとともに、類似構造に対するせん断耐力を推定する方法を適用して限界状態の評価法を検討した。 

キーワード：相互作用、耐震設計法、既設RC杭、柱状体基礎、橋台 

 

 

1．はじめに  

橋梁の設計基準は、地震被害の経験とともに改定さ

れてきており、多くの既設橋は現行基準を満足しない。

一方、過去の大地震で被害が軽微である既設橋が複数

あることから、現行の耐震基準による照査を満足しな

い既設橋が、大地震時に甚大な損傷に至るとは限らな

い。これは個々の橋梁の状況による所も大きく、要因

を一概に特定することはできないが、現行の橋の耐震

性能評価手法に改善の余地があることが示唆される。 

本研究では、橋の耐荷性能を適切に評価するために、

地盤・基礎の相互作用を含めた橋全体系の合理的な耐

震性能評価手法の開発研究に取り組んでいる。H28 年

度には、既製 RC 杭を用いた杭基礎模型の実験結果 1)

を踏まえて、既設RC杭基礎の耐荷力評価手法として、

解析的に杭列ごとの曲げやせん断に対する耐力特性を

評価する手法の検討を行った。本検討により、ファイ

バー要素を用いた数値解析により、杭列ごとの軸力変

動状況を再現でき、杭列ごとの作用せん断力について

も算出可能であることが確認された。また、RC杭のせ

ん断耐力評価には、軸圧縮力の影響以外に、側方向鉄

筋や圧縮軸方向鉄筋の影響を考慮することで、より合

理的な評価ができることを確認した。 

H29 年度には、ケーソン基礎を用いた模型実験結果
2)に対して、質点と層間せん断ばねでモデル化した周

辺地盤を、基礎－地盤間ばねで結合したモデルを用い

て再現解析を実施し、地震時相互作用の評価手法を検

討した。本検討により、地盤と基礎の動的相互作用を

考慮したモデルを用いることで、入力損失を概ね再現

することができることを確認した。また、周辺地盤の

挙動が解析に与える影響が大きいため、地盤変位の精

度よい予測が重要であることを確認した。 

本稿では、H30 年度に実施した、橋台模型遠心実験

による橋台の地震時応答特性と動的相互作用を分析し

た結果を報告する。また、模型PC杭のせん断実験によ

る PC 杭のせん断耐力と破壊形態を確認するとともに

限界状態の評価法を検討した結果を報告する。 

 

2．模型遠心実験による橋台の地震時挙動分析 

2．1 研究背景 

道路橋示方書 3)(以降、道示)において、大地震時に

おける一般的な条件下の橋台の耐震性能照査方法では、

既往の被災実態等を踏まえ、レベル 2(以降、L2)地震

動に対する応答を直接算出せず、L1 地震動に対して所

要の限界状態を超えない場合に L2 地震動に対しても

所要の限界状態を超えないとみなす照査体系となって

いる。橋台のL2地震動に対する応答を解析的に評価す

るには、橋台が基礎周辺だけでなく背面盛土の影響も

受ける構造物であることを踏まえて、構造物と地盤の

動的相互作用効果を適切に考慮する必要があるが、こ

れらを考慮した実務的な評価法は確立されていない。

また、評価法の妥当性は、観測データにより実挙動を

分析及び再現することで確認されるが、これらのデー

タも十分ではないのが現状である。 

そこで、本研究では、橋台と地盤の動的相互作用を

適切に考慮した橋台の L2 地震動に対する設計法の確

立に向けた基礎データの取得を目的として、模型遠心
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実験により橋台模型の地震時挙動の計測を行うととも

に、計測した橋台模型の挙動を分析した。 

 

2．2 遠心実験の概要 

実験で対象とした橋台の主な諸元及び実験ケース

を表-2.1に、実験模型概要図を図-2. 1に示す。 

上部構造 

上部構造 

橋台 

橋台 

表-2.1 実験ケース 

（1）橋軸方向のケース（①、①’、②） 

（2）橋軸直角方向のケース（③、③’） 

図-2.1 実験模型概要図 

上部構造 

上部構造 

橋台 

橋台 

盛土 中間層 支持層 橋台高 アルミ杭寸法

①
材料：江戸崎砂(Dc=90%)

厚さ：200mm　※10m

 L1 →L2-1

 →L2-2 →L2-3

橋軸方向の基本，

L2繰り返しの影響

①' なし  L1 → L2 背面盛土の影響

②
材料：江戸崎砂(Dc=90%)

厚さ：137mm　※6.85m

137mm

※6.85m
 L1 → L2 構造高さの影響

③
材料：江戸崎砂(Dc=90%)

厚さ：200mm　※10m
 L1 → L2

橋軸直角方向

の基本

③' なし  L1 → L2 背面盛土の影響

橋軸直角

方向

200mm

※10m

ｹｰｽ
模型設置方向

（加振方向）

地盤条件　※実物ｽｹｰﾙ 橋台仕様 ※実物ｽｹｰﾙ
備考

入力加速度

 (連続加振)

橋軸方向
材料：

　宇部珪砂6号

      (Dr=85%)

厚さ：

　240mm ※12m

材料：

　宇部珪砂6号

      (Dr=90%)

厚さ：

　40mm ※2m

200mm

※10m

本数：9本

外径：φ=20mm

　　　※φ=1m

肉厚：t=1.0mm

長さ：L=260mm

　　　※L=13m

：加速度計(A) 

：土圧計(E) 

：変位計(D) 

：ひずみ計 
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橋軸方向及び橋軸直角方向の地震動に対する橋台

の挙動を把握するため、両方向にそれぞれ加振する

ケースを実施した（ケース①、③）。また、両ケースと

ともに、背面盛土等が橋台挙動に及ぼす影響を把握す

るため、背面盛土の条件を有りから無しに変更した

ケースを実施し（ケース①’、③’）、さらに、橋台背面

盛土の高さによる影響を分析するため、橋台高を変更

したケースを橋軸方向に対して実施した（ケース②）。 

本実験では、橋台を含む一径間を模擬し、構造模型

は、杭基礎に支持された逆T式橋台模型、土槽に剛結

した橋脚模型、及び上部構造模型を用いた。地盤は 3

層構成とし、地下水位はないものとした。模型縮尺は、

実験装置の寸法及び加振能力を踏まえて縮尺 1/50 倍

である。 

構造模型はアルミニウムにより作製した。杭基礎の

諸元は道示に基づき L1 地震動に対して試算された結

果を参考に、橋台高 10m のケースで設定し、橋台高

6.85m のケースも同様のものを用いた。杭模型は想定

した杭と曲げ剛性が等価となるよう作製し、杭先端は

支持層に杭径分の根入れをして定着した。上部構造は

径間長35mの単純鋼桁を想定し、橋台の分担重量が等

価となるよう作製した。支点条件は橋台側をピン固定、

橋脚側を可動条件とした。なお、橋軸直角方向のケー

スの上部構造模型は、全支点固定条件とした際の慣性

力が等価となるように、想定した実物の1/2倍の重量

とした。 

加振には、道示に規定される L1 に相当する地震動

及びL2地震動（タイプⅡ）を基盤面に引き戻した基盤

波を続けて土槽底面に与えた。また、L2相当の地震動

の繰り返しによる挙動を分析するため、ケース①では

L2相当の同一波形により3回続けて加振した。 

計測には、加速度計、変位計、ひずみ計、圧力計を

用いた。以降に整理した実験値は、計測値を実物大に

換算した結果を示す。なお、入力波形の最大最小を含

む波で各計測値もピークとなったため、当該波を含む

時刻に着目して整理した。また、整理に際して橋軸方

向のケースでは、橋台前面側（加速度－側）慣性力作

用時を主働時、橋台背面側（加速度＋側）慣性力作用

時を受働時と呼び、橋軸直角方向のケースでは、橋台

左側（加速度－側）慣性力作用時を左働時、橋台右側

（加速度＋側）慣性力作用時を右働時と呼ぶ。 

2．3 遠心実験により得られた地震時挙動 

2.3.1 加速度による挙動の分析 

図-2.2に計測した橋台天端、フーチング、耐震設計

上の地盤面、及び背面盛土天端の時刻歴加速度を示す。

ここでは、代表的な例として橋軸方向のケースの①と

①’の結果の加速度波形のピークを含む区間を抽出し

ている。橋台天端と背面盛土天端の加速度波形を比較

すると両者の位相差は大きくないことがわかる。この

傾向は、背面盛土のあるケースで共通してみられた。 

また、橋台と背面盛土の増幅特性を確認するため、

図-2.3に耐震設計上の地盤面の加速度に対する、橋台

天端、フーチング、及び背面盛土天端の加速度の増幅

率を示す。なお、鉛直方向の位置でみると各計測位置

の加速度には位相差があり、必ずしも同時刻でピーク

とはならないため、ここでは着目した各波のピークを

用いて算出した。また、橋軸直角方向のケースの地盤

の加速度は、橋台幅より外側の地盤の加速度を用いた。

耐震設計上の地盤面の加速度に対するフーチング及び

背面盛土天端の加速度の増幅率は 100±50%の範囲に

あるが、橋台天端の加速度の増幅率はこれらより大き

い。この傾向は、全ケースで共通してみられた。 

2.3.2 変位による挙動の分析 

図-2.4 に水平変位の増減が顕著にみられる時間帯

の橋台天端、フーチング、及び背面地盤天端の時刻歴

水平変位を示す。ここでは、代表的な例として橋軸方

0%

100%

200%

300%

400%

① ①
'

②

①
L
2-
2

①
L
2-
3

① ①
'

②

①
L
2-
2

①
L
2-
3

① ①
'

②

①
L
2-
2

①
L
2-
3

① ①
'

②

①
L
2-
2

①
L
2-
3

5s付近 9s付近 5s付近 9s付近

主働時 受働時
耐
震

設
計
上

の
地
盤

面

の
加

速
度
か

ら
の
倍

率

橋台天端 フーチング 背面盛土天端

0%

100%

200%

300%

400%

③ ③' ③ ③' ③ ③' ③ ③'

5s付近 9s付近 5s付近 9s付近

左働時 右働時

耐
震

設
計
上

の
地
盤

面

の
加

速
度
か

ら
の
倍

率

図-2.2 加速度の経時変化（ｹｰｽ①、①’） 

図-2.3 耐震設計上の地盤面からの加速度の増幅率 

（1）橋軸方向のケース 

（2）橋軸直角方向のケース 
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向のケースの①と①’の結果を示している。橋台の水

平変位は5.6sから6.3sにかけて大きく増加した。こ

の傾向は、全ケースで共通してみられた。また、背面

盛土のあるケースでは、橋台天端と背面盛土天端の水

平変位差が殆どみられなかった。加速度で橋台天端と

背面盛土天端の位相差は大きくなかったことも踏まえ

ると、橋台と背面盛土は一体に近い挙動であると考え

られる。 

また、図-2.5 に各ケースのピーク時（約 6.3s）の

水平変位と残留した水平変位を抽出した結果を示す。

橋軸方向のケースでは、殆どのケースでピーク時と残

留した水平変位は同程度であるのに対して、①’のみ

残留した水平変位はピーク時の半分程度となっている。

これより、橋軸方向に対して残留する水平変位を評価

するには、背面盛土の影響を適切に考慮する必要があ

ることが示唆される。橋軸直角方向のケースでは、ピー

ク時と残留した水平変位は同程度であり、背面盛土の

有無で大差なかった。これより、橋軸直角方向の水平

変位に対して、背面盛土の影響は小さいことが示唆さ

れる。 

さらに、橋軸方向のケースの①と①’の残留する水

平変位の差について分析するため、①と①’について、

残留した水平変位と 4.5～9.5s 付近の主要な各波の

ピーク値の差分を水平変位の増減毎に積み上げた結果

を図-2.6に示す。水平変位が増加する際、すなわち橋

台が前面側に移動する際の橋台天端とフーチングの①’

に対する①の比率は、両者とも0.8倍程度である。一

方、水平変位が減少する際、すなわち前面側に移動し

た橋台が元に戻る方向に移動する際の橋台天端と

フーチングの①’に対する①の比率は、橋台天端は

0.5 倍程度であるが、フーチングは波によってばら

つきはみられるものの積み上げ量は同程度であった。

これより、背面盛土があることで、地震動により前

面側に移動している橋台が戻る際の橋台天端の移動

量が大きく減少することで、背面盛土がある方が前

面側に残留する水平変位が大きくなったことがわか

る。 

2.3.3 橋台に作用する土圧の分析 

加速度及び変位の分析結果より橋台と背面盛土は

一体に近い挙動が示された。このような挙動の中で橋

台に作用する土圧の深度分布に着目し、道示に示され

る地震時主働土圧と比較するとともに、受働土圧につ

いても整理を行った。図-2.7に橋台背面で計測した土

圧強度の初期、残留、主働時、及び受働時の深度分布

並びに道示に準じて求めた地震時主働土圧強度を示す。

ここでは、代表的な例として①の結果を示している。

なお、図中道示式は主働時の背面盛土の加速度の深度

分布（図-2.8 中の背面盛土 主働時）を踏まえて、加

速度-7.5～-2.5m/s2を用いて算出される範囲で示した。 

主働時の土圧強度は、概ね道示式で算出した土圧強

度の範囲（図中の格子）となった。受働時の土圧強度

は、主働時よりも小さいが生じており、フーチング付

近で値が大きいことが確認された。これより、受働時

の橋台の作用を評価する際に、背面盛土を地盤抵抗と

して見込める可能性があることが示唆される。 

2.3.4 杭断面力の分析 

図-2.9 に杭のひずみ計から算出される杭に作用す

る曲げ作用のうち、初期、残留、主働時及び受働時（左

働時及び右働時）の深度分布を杭毎に示す。ここで、

図中の符号は、橋軸方向のケースでは橋台背面側引張

を正、橋軸直角方向のケースでは、橋台右側引張を正

とした。なお、ケース①の後列杭に設置したひずみ計

で一部データ取得ができていないものがみられた。 

主働時及び受働時（左働時及び右働時）の前後列杭
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（左右列杭）の曲げ作用を比較すると、橋台慣性力が

作用している方向に対して前方となる杭の、作用方向

背面側の引張が大きくなる傾向がみられる。これは群

杭の影響により、橋台の挙動方向に対して後方となる

杭は抵抗地盤側（前方）に杭があることで地盤抵抗が

低減され、地盤抵抗が相対的に大きくなる前方にある

杭に作用が寄ったためと考えられる。 

橋軸方向のケースの前列杭と後列杭をそれぞれ

ケース毎に比較すると、前列杭の傾向に大差はないが、

後列杭は①の曲げ作用が負側（橋台前面側引張）に推

移している傾向がみられる。この傾向は初期時（図中

＋）からみられることから、背面盛土による偏土圧に

より生じる前背面間の土圧差による影響の可能性が考

えられる。  

また、橋軸方向のケースと橋軸直角方向のケースの

曲げ作用の深度分布を比較すると、両者の深度分布の

傾向に差がみられる。橋軸方向のケースと橋軸直角方

向のケースで異なる傾向がみられた原因は、支持する

上部の構造の重心位置や杭間隔の差による影響の可能

性が考えられる。 

2．4 まとめ 

本研究では、橋台の地震時応答特性を解明するため

の基礎資料を得るため、模型遠心実験により、橋台の

地震時挙動の計測と分析を行った。実験より得られた

知見を以下に示す。 

・ 橋台と背面盛土の位相差は殆どなく、一体に近い挙

動となった。また、橋台と背面盛土の応答加速度の

増幅率は前者が大きくなる傾向が示された。 

図-2.7 土圧強度の深度分布 図-2.8 加速度の深度分布 
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図-2.9 杭曲げ作用の深度分布 
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・ 橋台の水平変位は、背面盛土の条件により、橋軸方

向に対しては影響が大きく、橋軸直角方向に対して

は影響が小さいことが示された。また、橋軸方向に

対しては、背面盛土があることで、地震動により前

面側に移動している橋台が戻る際の橋台天端の移

動量が大きく減少し、残留変位に大きく影響するこ

とが示された。 

・ 主働時の土圧強度は、背面盛土の加速度を用いて道

示に示される地震時主働土圧を算出した結果とよ

く合っていた。また、受働時も土圧が計測されたこ

とから、背面盛土を地盤抵抗として考慮できる可能

性が示唆され、その地盤抵抗は主にフーチング部で

作用することが示された。 

・ 杭の曲げ作用は、群杭による影響及び初期状態の影

響が比較的大きいことが示された。また、支持する

上部の構造の重心位置や杭間隔が異なる条件下に

おいて曲げ作用の深度分布に異なる傾向が示され

た。 

今回の実験により、液状化しない砂質土上の単純径

間の橋梁を対象に、固定支持側の杭基礎に支持された

逆T式橋台のL2地震時の挙動が取得できた。限られた

条件のデータのため、今後、その他の条件のデータを

蓄積していくとともに、解析を行い、実務的な橋台の

L2 地震動に対する設計法の確立に向けて引き続き検

討を進めていきたい。 

 

3．既製 PC 杭のせん断耐力評価 
3．1 研究背景 

古い基準で設計された既設道路橋基礎では、レベル

２地震動に対する耐震性能の照査を満足しないことが

多く、耐震補強が必要と判断されることも多い。しか

し、実際には基礎の被害は多くは確認されておらず、

耐震性能の評価精度を向上させる必要があると考えら

れ、既設橋基礎に対しては、耐荷機構に照らして限界

状態を超えないことを照査する方法を構築することで、

より適切かつ合理的に耐震性の評価が可能となると考

えられる。 

これまでに土木研究所では、古い橋梁で採用事例の

多い既製コンクリート杭を対象としてせん断耐力に着

目し、昨年度までにRC杭のせん断耐力評価方法の研究

を行ってきた。 

そこで、本研究では、RC杭と同様に採用事例の多い

PC杭のせん断耐力に着目するため、PC杭を再現した模

型杭を用いて、せん断に対する耐力、破壊形態を確認

し、地震時における限界状態を評価することを目的と

して載荷試験を行った。本稿では、せん断スパン比を

パラメータとした PC 模型杭の載荷試験結果について

報告する。 

3．2 載荷試験方法 

3.2.1 試験ケースの決定 

試験装置の概要を図-3.1に示す．試験ケースは、表

-3.1に示す4ケースである。本実験では、PC杭が製作

されていた当時の規格に合わせて製作した杭径 500mm、

壁厚90mmの模型杭を用いて、せん断破壊に着目するた

めに、せん断スパン比を1.0・1.5・2.0・2.5とする供

試体を作成した。 

3.2.2 載荷方法 

載荷方法は、JIS A 5363において杭のせん断耐力試

験方法と定められている単純ばり形式載荷とした。 

載荷試験は、Case-2～Case-4の供試体は、土木研究所

所有の大型構造物繰返し載荷装置を用いたが、 Case-2

での載荷試験において、最大荷重が載荷装置の上限に

達したため、 より大きな耐力を有すると判断される

Case-1においては、30MN大型構造部材万能試験機を用

いて載荷を行った。 

載荷パターンは単調増加方式による漸増載荷とし、

破壊（終局）に至るまでとした。載荷は荷重制御で行

い、適宜、変位制御へと切り替えを行った。なお、計

測は荷重制御時には、5kN～10kN ごと、変位制御時は

0.1mm～0.3mmごととした。 

表-3.1 試験ケース 

 

 

図-3.1 載荷試験概要図 

1 1.0
2 1.5
3 2.0
4 2.5

50

配筋
PC鋼材Case

せん断
スパン⽐

杭径
（mm）

壁厚
（mm）

ｺﾝｸﾘｰﾄ
強度

(N/mm2)

90
φ9×24本
（10N/mm2)

（有効プレストレス）

スパイラル
鉄筋

500 φ6
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3.2.3 試験体 

試験体の諸元を表-3.2に示す。使用する試験体は、

PC杭が製作されていた当時の諸元を再現し、製作した

模型杭であり、外径500mm、有効プレストレスは、

10N/mm2とした。 

試験体の断面状況と配筋状況を図-3.2に示す。製作

したPC杭は、外径が500mm、内径が320mmで、コンクリー

ト厚90mmの中空断面である。配筋状況は、軸方向にPC

鋼材がφ9mm×24本、軸方向のPC鋼材を取り囲むよう

に配置されたスパイラル鉄筋はφ6mmとし、間隔は

100mmとし、片側は中心からの支点までの範囲において

50mmとした。これは、試験体のどの部位の損傷が先行

するか事前に想定し計測箇所を少なくする観点から、

スパイラル鉄筋の間隔を変えて、100mmピッチ側で損傷

が先行するようにしたものである。 

杭長は、せん断スパン比に応じた長さとし、せん断

スパン比の小さいCase-1及びCase-2では、杭長L=4.0m、

せん断スパン比の大きいCase-3及びCase-4では、杭長

L=5.0mとした。 

表-3.3に材料試験結果を示す。各値は３試験体の平

均値である。コンクリート圧縮強度は、杭体製造時に

採取したコンクリートによる外径200mm、高さ 300mm、

コンクリート厚 40mm の遠心供試体を用いて載荷試験

当日に圧縮強度試験を行い、PC鋼材及びスパイラル鉄

筋の引張試験は、杭体に用いた材料を使用して、製造

時に試験を行った。 

3.2.4 測定項目 

杭の変位を測定するために、変位計を設置し、載荷

試験中における杭体のひび割れや剥離等の変状が生じ

た時点での、荷重及び変位を測定した。また、主にせ

ん断ひび割れが想定される範囲におけるPC鋼材及びス

パイラル鉄筋にひずみゲージを設置した。 

3．3 試験結果 

3.3.1 試験結果の概要 

 試験の結果として、各試験体での荷重と支間中央部

での鉛直変位計により計測された変位の関係を図-3.3

に示す。 

Case-1の損傷状況は、900kNで引張側となる載荷点

間の下面側に曲げひび割れが、載荷点と支点を結ぶよ

うな斜め方向のひび割れが発生し、その後も荷重の増

加に伴って多数の斜め方向のひび割れが生じ、1765kN

で最大荷重を迎えた。最大荷重以降は、耐力低下とと

もに変位が増大し、変位が10mm程度となった際、鉄筋

 

(a)断面図                      (b)配筋図(Case-1 の例) 

図-3.2 PC杭試験体 

表-3.2 試験体諸元 

 

 

図-3.3 荷重－変位関係 

表-3.3 材料試験結果 

 

杭径 杭長 せん断スパン長

（mm） （mm） （mm）

1 4000 1.0 500

2 4000 1.5 750

3 5000 2.0 1000

4 5000 2.5 1250

Case
せん断
スパン⽐

想定破壊
形態

500 せん断破壊

1 2 3 4

圧縮強度(N/mm2） 68.6 71.0 67.2 61.6

弾性係数(kN/mm2） 39.8 39.1 37.6 37.3

降伏応力度（N/mm2）

引張強度（N/mm2）

弾性係数(kN/mm2）

引張強度（N/mm2）スパイラル鉄筋 617.0

Case

軸方向鉄筋
（PC鋼材）

ｺﾝｸﾘｰﾄ

杭径(mm) 500

1371.0

1564.0

198.2
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破断のような音がして、荷重が急激に下がり、せん断

破壊となった。載荷終了後、杭体をはつり、鉄筋の状

態を確認したところ、載荷点と支点の中間部において

スパイラル鉄筋の破断を確認した。2点載荷を行ってい

るため、Case-1供試体のせん断耐力は、最大荷重の半

分となる882.5kNであると考えられる。載荷終了後の試

験体状況及び鉄筋状況を写真-3.2に示す。 

 Case-2では、735kNで載荷点間の下面側に曲げひび割

れが発生した。その後、870ｋNで載荷点と支点を結ぶ

ような斜めひび割れが発生した。その後は荷重の増加

とともにひび割れが進展し、1393kNで最大荷重を迎え

たが、急激な耐力低下は起きず、変位が20mm付近になっ

たところで、載荷点周辺のコンクリートが圧壊し、曲

げ破壊となった。  

 Case-3の損傷状況は、Case-2と同様の荷重-変位関係

を示し、540kNで載荷点間の下面側に曲げひび割れが生

じ、750kNで載荷点と支点を結ぶような斜めひび割れが

発生した。その後、ひび割れの進展は確認でき、1035kN

で最大荷重を迎えたが、急激な耐力低下は発生しない

まま、変位が26mm付近となったところで載荷点付近の

圧壊により、曲げ破壊となり終局を迎えた。 

 Case-4では、387kNで載荷点間の下面側に曲げひび割

れが生じ、600kNで載荷点と支点を結ぶような斜めひび

割れが発生した。その後、荷重及び変位の増加に伴い、

ひび割れの進展が確認されたが、Case-2及びCase-3と

同様に急激な耐力低下にいたることはなく、787kNで最

大荷重を迎えた後、変位が30mm程度となったところで、

載荷点間中央上面のコンクリートが圧壊し、曲げ破壊

となった。 

3.3.2 既製 PC 杭のせん断耐力 

Case-1からCase-4までの各試験体における耐力を

算出した結果及びその耐力から想定される破壊形態と

載荷試験における実際の破壊形態を表-3.4に示す。 

曲げ耐力については、平成29年道路橋示方書・同解

説Ⅲ編に準拠し、算出した。 

PC杭のせん断耐力については、レベル２地震動に対

する照査が規定された平成8年道路橋示方書・同解説Ⅳ
7）より記載が削除されており、せん断耐力算出式は定

義されていない。また、平成29年道路橋示方書・同解

説Ⅳ8）よりPHC杭のせん断耐力算定式(以下、H29道示

PHC杭式と呼称)が新たに設定され、PC杭とPHC杭の構造

上の大きな違いはコンクリート強度のみであることか

ら、本実験におけるPC杭のせん断耐力は以下に示すH29

道示PHC杭式で算出を行った。さらに、せん断耐力にお

いては、スパイラル鉄筋もせん断力に抵抗するものと

考え、文献9）を参考にスパイラル鉄筋の降伏強度を

295N/mm2と仮定してせん断耐力を算出した。ただし、

スパイラル鉄筋の間隔については、載荷位置それぞれ

で100mm及び50mmと設定したが、Case-1においてせん断

破壊が起こったのは100mmピッチとした箇所であった

ため、スパイラル鉄筋間隔を100mmピッチとして算出し

た。 

耐力算出の結果、Case-1～Case-4の全ケースにおい

て想定された破壊形態は、せん断破壊先行となった。

表-3.4 算出した耐力と破壊形態 

  

(a) 試験体状況 

 
(b) 鉄筋破断箇所 

写真-3.2 Case-1試験体 

1 2 3 4

1.0 1.5 2.0 2.5

ひび割れ曲げモーメントMc（kN･m） 154.1 154.3 155.3 154.8

Mc作用時荷重（kN） 308.2 205.7 155.3 123.8

初降伏曲げモーメントMy（kN･m） 337.4 339.1 336.4 332.0

My作用時荷重（kN） 674.9 452.1 336.4 265.6

終局曲げモーメントMu（kN･m） 386.0 390.0 383.5 372.3

Mu作用時荷重（kN） 771.9 520.0 383.5 297.8

せん断 曲げ 曲げ 曲げ実際の破壊形態
せん断

せん断耐力
(H29道示PHC式)

455.5 353.9 287.5 243.5

想定破壊形態

Case

杭径(mm)

曲げ
耐力

せん断スパン

500
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しかし、載荷試験の結果、実際にせん断破壊に至った

のは、せん断スパン比1.0としたCase-1のみであった。 

次に、せん断破壊先行と想定され、載荷試験におい

てもせん断破壊となったCase-1に着目し、H29道示PHC

杭式以外の式におけるせん断耐力を算出し、比較を

行った。比較を行うせん断耐力式は、H29道示PHC杭式、

平成29年道路橋示方書・同解説Ⅲ10）に規定されている

せん断耐力式（以下、H29道示Ⅲ編式と呼称）、平成24

年道路橋示方書・同解説Ⅳ11）において規定されていた

既製コンクリート杭のせん断耐力式におけるコンク

リートのせん断応力度τcを文献12）を参考にPC杭に合

わせ、0.65と設定するもの（以下、H24道示式と呼称）、

コンクリート標準示方書13）に規定されているせん断耐

力式に二羽らの式14）によるせん断スパンの影響及び軸

力により増加するせん断耐力を考慮したもの（以下、

土木学会式+軸力増加分と呼称）とした。 

H29道示PHC杭式より推定されるせん断耐力Sdは、 

ܵௗ	 ൌ ௨ሺ߬ଵߔଶߦଵߦ	 ൅ ߬ଶ ൅ ߬ଷሻܾ௘݆           (1) 

߬ଵ ൌ 	
଴.ଵଵହ	௞ೠ௞೛	ሺఙ೎ೖା	ଵ଻.଻൯

௔ ௗ⁄ 	ା	଴.ଵଵହ              (1a) 

      	߬ଶ ൌ 	0.516	 ௪ܲߪ௬                (1b) 

	߬ଷ ൌ ௖௘ߪ	）0.102 ൅
ே

௕೐௝
）            (1c) 

ここで、τ1はコンクリートが負担できるせん断応力度

の特性値、τ2はせん断補強筋が負担できるせん断応力

度の特性値、τ3は軸力によって増加するせん断応力度

の特性値である。 

H29道示Ⅲ編式より推定されるせん断耐力Susdは、 

ܵ௨௦ௗ	 ൌ ௨௖ܵ௖ߔଶሺߦଵߦ	 ൅ ௨௦ܵ௦ሻߔ ൅  ௨௣ܵ௣   (2)ߔଶߦଵߦ	

ܵ௖	 ൌ 	݇τ௥ܾ୵d ൅ 	ܵୢ
ெబ

ெ೏
                  (2a) 

ܵୱ 	ൌ 	ܿௗ௦݇ሺ∑
	஺ೢఙೞ೤ୢ	ሺୱ୧୬ఏା	ୡ୭ୱఏ൯

ଵ.ଵହୟ
ሻ         (2b) 

 ܵ௣	 ൌ ୮ୣߪ୮ܣ	 sin  (2c)                      ߙ
ここで、Scはコンクリートが負担できるせん断力の特

性値、Ssはせん断補強筋が負担できるせん断力の特性

値、SpはPC鋼材の引張力が負担できるせん断力の特性

値である。 

H24道示式より推定されるせん断耐力Psは、 

௦ܲ	 ൌ 	 ܵ௖	 ൅ ܵ௦                   (3) 

ܵ௖ ൌ 	ܿ௖	ܿ௘	ܿ௣௧	ܿே	߬௖	ܾ	݀                  
ൌ 1.5	߬ୡ	ܿே	ܾ	݀                  (3a) 

	ܵ௦ ൌ
஺ೢఙೞ೤ௗ	ሺ௦௜௡ఏ	ା	௖௢௦ఏሻ

ଵ.ଵହ	௦               (3b) 

ここで、Scはコンクリートが負担するせん断耐力、 

Ssは斜引張鉄筋が負担するせん断耐力である。 

ただし、式（3a）において杭のせん断耐力を算出する

際には、cc･ce･cpt･τc=1.5τcとして算出する。 

 土木学会式+軸力増加分によるせん断耐力Vydは、 

௬ܸௗ	 ൌ 	 ௖ܸௗ	 ൅ ௦ܸௗ                    (4) 

௖ܸௗ	 ൌ 	
ఈఉ೏	ఉ೛	௙ೡ೎೏௕ೢௗ	

ఊ್
൅ ܵୢ

ெబ

ெ೏
               (4a) 

௦ܸௗ	 ൌ ൜
஺ೢ	௙ೢ೤೏	ሺୱ୧୬௔ೞାୡ୭ୱ௔ೞሻ	

ௌೞ
ൠ	

௭

ఊ್
            (4b) 

ここで、Vcdはせん断補強筋を用いない棒部材の設計せ

ん断耐力、Vsdはせん断補強鋼材によりうけもたれる設

計せん断耐力である。また、軸力増加分としては、式

（4a）において、H29道示Ⅲ編式よりܵୢ
ெబ

ெ೏
を準用した。 

 式（1）～式（4）を用いて、それぞれ算出したCase-1

の推定せん断耐力と実験結果との比較を表-3.5に示す。

Case-1の載荷実験では、最大荷重の直後にせん断破壊

で終局を迎えており、供試体のせん断耐力は、882.5kN

である。対して各式により推定されるせん断耐力及び

実験結果における割合は、H29道示PHC杭式で455.5kN

（52％）、H29道示Ⅲ編式で327.6kN（37％）、H24道示式

で333.2kN（38％）、土木学会式+軸力増加分で、353.0kN

（40％）となった。なお、本研究では、実験結果との

比較を行うためH29道示PHC杭式及びH29道示Ⅲ編式に

おける部分係数は全て1.0として、せん断耐力を算出し

た。 

 ここで、各式において推定されたせん断耐力につい

て、内訳をみると、コンクリート負担分の占める割合

が大きいが、式（2）及び式（4）では、式（1）及び式

（3）と比較すると、全体に占める割合及び推定値が小

さくなる。また、せん断補強筋負担分の締める割合は

小さく、これは、せん断補強筋として見込んでいるス

パイラル鉄筋が、径の細い鉄線であることが要因であ

ると考えられ、式（1）～式（3）において、せん断補

強筋負担分については、それぞれの式から算出された

表-3.5 各式におけるせん断耐力比較 

 

H29道示PHC式 H29道示Ⅲ編式 H24道示式 土木学会式+軸力

347.3 108.0 261.0 116.0

0.76 0.33 0.78 0.33

17.2 15.7 12.2 33.0

0.04 0.05 0.04 0.09

91.0 204.0 60.0 204.0

0.20 0.62 0.18 0.58

455.5 327.6 333.2 353.0

0.52 0.37 0.38 0.40

せん断耐力推定式

ｺﾝｸﾘｰﾄが負担するせん断力（kN）

鉄筋が負担するせん断力（kN）

合計せん断耐力S（kN）

軸力によって増加するせん断力(kN)

実験結果（kN）

ｺﾝｸﾘｰﾄ負担分の割合

鉄筋負担分の割合

軸力増加分の割合

※スパイラル鉄筋の降伏強度は295N/mm2と仮定

882.5

推定値　/　実験結果
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値を見ても、ほぼ同様の結果となっており、各式の違

いによる影響は少ないと思われる。ただし、式（4）に

おいては、せん断補強筋負担分にはせん断スパン比の

影響が考慮されておらず、道示式のように低減をして

いないため他式より大きな値となっていると考えられ

る。また、プレストレス力によって増加するせん断力

は、式（2）及び式（4）で大きな値となり、推定値の

60％程度を占める結果となった。 

 推定せん断耐力において、大きな割合を占めるコン

クリート負担分のせん断力は、H29道示PHC式が最も大

きな値となっている。これは、H29道示PHC杭式は過去

のPHC杭の実験結果15）を踏まえて規定された式であり、

これまでの杭のせん断耐力式は、H24道示式のようには

りのせん断耐力式に安全余裕を大きく見込むことで算

出されていたため、推定値と実験結果の乖離が大きく

なっていたが、H29道示PHC杭式においては、既製コン

クリート杭の円環断面への適用性などが高いことから、

推定値がより大きくなっていると考えられる。しかし、

本研究における載荷試験結果と比較すると、推定値が

実験値の50％程度となっており、乖離が小さいとは言

えず、実験結果との乖離の要因、PHC杭以外の既製コン

クリート杭への適用の可否等については、今後の検討

が必要であると考える。 

3．4 まとめ 

PC杭を再現した模型杭を用いて、せん断に対する耐

力、破壊形態を確認し、地震時における限界状態を評

価することを目的として載荷試験を行った。本実験に

おける確認事項を以下に示す。 

・ せん断破壊に着目するために、せん断スパン比をパ

ラメータとして載荷実験を行ったが、せん断破壊に

至ったものは、せん断スパン比を1.0としたCase-1

のみであった。この要因としては、安全余裕を大き

く見込んだ結果、せん断耐力を過小に評価している

可能性が考えられる。 

・ せん断破壊に至った試験体において、式（1）～式

（4）を用いてそれぞれ算出した推定せん断耐力と

実験結果を比較すると、推定値が最も実験結果と近

くなったH29道示PHC杭式においても、推定値が実

験結果の 50％程度であった。実験結果と推定値の

乖離の要因分析とせん断耐力推定方法について引

き続き検討していく予定である。 
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4.2.6 地震後の河川堤防の機能を考慮した耐震性評価技術・対策技術の開発  

 

担当チーム：地質・地盤研究グループ（土質・振動） 

研究担当者：佐々木哲也、石原雅規、谷本俊輔、梶取真一 

【要旨】 

河川堤防の耐震対策にあたっては、地震後の沈下量すなわち堤防天端高に着目した耐震性評価・対策工の設計がな

されている。しかし、今後の広域地震災害等に備えるためには、堤防の機能に影響を及ぼすような亀裂等の変状の発

生を抑制することで、より修復が容易な範囲の損傷にとどめるための耐震性評価技術・対策技術を開発することが必

要である。そこで本研究では、地震により生じた亀裂が堤防の浸透特性に及ぼす影響について、浸透実験により把握

した。また、堤防の浸透機能に影響を与える要因の１つである堤体のゆるみについて、過去の動的遠心模型実験にお

いて加振前後での堤体の密度分布を測定した事例を用いて分析した。さらに、堤体の側方変位量について実測値と実

務的に用いられる河川堤防の地震時地盤変形解析手法によって算出される解析値の検証を行った。 
キーワード：堤防、地震、浸透特性 

 

 

1. はじめに 

河川堤防の耐震対策にあたっては、地震後における河

川水の越流防止の観点から、沈下量すなわち堤防天端高

に着目した耐震性評価・対策工設計がなされている。し

かし、地震後の堤防機能に影響を与える要因として、沈

下のほかにも亀裂等の変状の影響も考えられるが、これ

に対しては地震後の応急復旧を行うことが主な対応手段

となっているのが現状である。また、亀裂等の変状が浸

透に対する安全性に及ぼす影響に未解明な点が多いこと

から、震災後の応急復旧を限られた時間で実施するため

の合理的な応急復旧の方法やその優先度の考え方が十分

に明らかになっていないのが現状である。今後の広域地

震災害等に備えるためには、亀裂等の変状が堤防機能に

与える影響を明らかにした上で、堤防機能に影響するよ

うな亀裂等の変状の発生を抑制することで、より修復が

容易な範囲の損傷にとどめるための耐震性評価技術・対

策技術を開発することが必要である。 

本研究における平成 28 年度～30 年度の取り組みとし

て、地震により生じた亀裂が堤防の浸透特性に及ぼす影

響を浸透実験により把握した。また、堤防の浸透機能に

影響を与える要因の１つである堤体のゆるみについて、

過去の動的遠心模型実験において加振前後での堤体の密

度分布を測定した事例を用いて分析した。さらに、堤体

の側方変位量について実測値と実務的に用いられる河川

堤防の地震時地盤変形解析手法によって算出される解析

値の検証を行った。 
 

2. 亀裂を有する河川堤防の浸透実験 

2.1 浸透実験の概要 

地震によって生じる亀裂が浸透特性に及ぼす影響を把

握するためには、加振等によって堤防に亀裂を生じさせ

た後に浸透実験を行うことが望ましいが、加振等を行っ

た後に生じた亀裂の幅や深さ等の状態 (浸透実験におけ

る初期状態) を把握することが難しい。そこで、手始め

表-2.1 実験ケース一覧 

ケース 亀裂 亀裂方向 亀裂位置  ｽﾃｯﾌﾟ：水位条件

Case1-1 Step1:津波（短時間）

Case1-2 Step2:洪水（長時間）

Case2-1 Step1:津波（短時間）

Case2-2 Step2:洪水（長時間）

Case3 有 横断方向
表法尻から

裏法尻
Step1:津波（短時間）

Case4-1 Step1:津波（短時間）

Case4-2 Step2:洪水（長時間）
有 縦断方向

表法面
天端

裏法面

有

無 ― ―

縦断方向 表法

 

 

図-2.1 模型概要図 (1) 

 

川表のり面 

川表のり尻か

ら川裏のり尻 

川表のり面 
天端 
川裏のり面 
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の検討として、亀裂が生じた状態を模擬した堤防模型を

あらかじめ作製した上で浸透実験を行うこととした。 

実験ケースを表-2.1、模型概要を図-2.1に示す。本実験

は、高さ 1.5m、天端幅 1.5m、のり勾配 2 割の堤防模型

を対象として行った。実験ケースは、亀裂を設けない

Case1に加え、亀裂の方向・位置を変更したCase2～Case4

の計4ケースとした。また、各ケースの堤防模型に対し

て、津波を想定して短時間で高水位を与える Step1、お

よび洪水を想定して長時間の高水位を与える Step2 の 2

段階の浸透実験を行った。実際の手順としては、Step1

で生じた堤体内の間隙水圧がほぼ完全に低下するまで静

置した後、Step2 の浸透実験を開始した。各ステップに

おける水位条件を図-2.2に示す。 

Case2 では、地震により堤防に生じる亀裂の最も典型

的なパターンとして、縦断亀裂を設けた。また、亀裂の

発生位置としては様々なパターンが考えられる中で、

Case2 では川表のり面に縦断亀裂を設けることとした。

これは、亀裂からの河川水の直接的な浸水の有無が、浸

透安全性に大きな影響が生じることを想定したものであ

る。Case3 では、構造物の境界や旧河道が堤防を横断す

る箇所等で生じる可能性があるパターンとして、横断亀

裂を設けた。Case4 では、縦断方向に複数の亀裂が生じ

た状況を模擬し、川表のり面、天端、川裏のり面に亀裂

を設けた。 

亀裂については、浸透実験における初期条件を明らか

にするため、亀裂位置に厚さ 12cm の合板を立て込んだ

状態で盛土模型を作製し、盛土完成後に合板を引き抜く

ことで亀裂が生じた状態を模擬することとした。初期の

亀裂幅は12cm、亀裂深さは堤体下面までとした。 

使用した堤体材料の物性値は表-2.2 に示すとおりであ

る。また、供試体作製時の含水比を3パターンに変化さ

せて行った室内透水試験の結果を表-2.3 に示す。盛土模

型は、含水状態を最適含水比程度に調整した上で、目標

締固め度 Dc=90%として作製した。ただし、実際には模

型作製時の平均的な含水比は Case1 で 15.9%、Case2 で

17.2%、Case3 で 17.5%、Case4 で 17.4%と若干の差異が

あった。盛土模型の下部には 10cm の関東ロームを敷き

詰めた。 

 

図-2.1 模型概要図 (2) 

0 1 2 3 4 5 6
0

0.2

0.4

0.6

0.8

1

1.2

1.4

1.6

水
位
　

(m
)

経過時間 (hr)

 Step1(津波想定水位)
 Step2(洪水想定水位)

 

 
図-2.2 水位条件 

 

表-2.2 堤体材料の物性値 

　土粒子の密度  ρ s       (g/cm3) 2.701

　礫      分  (2 ～ 75mm)      (%) 0.4

　砂      分  (0.075～2mm)   (%) 90.5

　細 粒 分  (0.075mm未満) (%) 9.1

　最  大  粒  径　            　 (mm) 4.8

　最大乾燥密度  ρ dmax      (g/cm3) 1.761

　最適含水比  w opt                (%) 16.7

物理

安定化
 

 

表-2.3 供試体作製時の含水比を調整 

した透水試験結果 

供試体作製時の

含水比 w （％）
透水係数 k （m/s）

15.9 3.34×10-6

16.7 3.27×10-6

17.5 1.30×10-6

透水

試験
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2.2 浸透実験の結果 

2.2.1 浸透実験中の亀裂周辺の状況 

(1) 縦断亀裂を設けたケース 

川表のり面に縦断亀裂を設けたCase2、Case4について、

川表のり面の亀裂に河川水が初めて入水したときの状況

を写真-2.1に示す。Case2-1では、亀裂開口部まで水位が

上昇して亀裂に水が入り始めると、写真-2.1 (a) b)のよう

に亀裂開口部周辺の盛土が侵食され、写真-2.1 (a) c)のよ

うに8秒後には亀裂が水没した。その後、写真-2.1 (a) d)

のように亀裂内に残った空気が徐々に排出され、水中で

は土砂と水が混ざり、濁りが生じていた。両のり面およ

び天端に亀裂を設けた Case4-1 においても、川表のり面

の亀裂への入水状況については写真-2.1 (b)に示すように

Case2-1と同様の状況であった。 

長時間高水位を与えた Case4-2 では、堤体内への浸透

が進むにつれて、写真-2.2 に示すように堤防天端および

川裏のり面に設けた亀裂の川表のり面側の土塊が亀裂側

に移動して当初設けた亀裂が閉塞し、川表のり面側に新

たな亀裂が発生した。これは、鉛直方向に設けた亀裂内

部で自立していた盛土の下部において、飽和度の上昇と

それに伴う強度低下が生じ、主働破壊を生じたことによ

るものと考えられる。 

(2) 横断亀裂を設けたケース 

堤防横断方向に亀裂を設けたCase3 における亀裂への

入水状況を写真-2.3 に示す。給水開始 1 分後に川裏のり

尻まで水が到達 (写真-2.3 a)) した後、徐々に亀裂周辺に

おける盛土の侵食が進行し (写真-2.3 b)、c))、川裏のり尻

付近の亀裂幅の拡大と、亀裂からの排水量の増加が見ら

れた。3分20秒後には新たな横断亀裂の発生および元の

亀裂の閉塞が生じたことから(写真-2.3 d))、盛土下部にお

ける土砂流出、空洞拡大と盛土上部の陥没が生じ始めた

ものと見られる。3分40秒後には、のり尻付近の亀裂の

a)浸水直後 b)5 秒後 d)50 秒後 c)8 秒後 

亀裂 気泡 

水中濁り

開口部の浸食 水没 

 

(a) Case2-1 

a)浸水直後 b) 5秒後

c)8秒後 d)50秒後
 

(b) Case4-1 

写真-2.1 亀裂への入水状況 

 

 

元の亀裂 

新たに発生 
した亀裂 

 

写真-2.2 実験中の亀裂の状況（Case4-2） 

 a)開始 1 分後 

川裏法尻まで水が到達 

c)開始 3 分後 

d)開始 3 分 20 秒後 

新たに亀裂が発生 

元の亀裂が閉塞 

b)開始 2 分後 

f)開始 5 分 30 秒後 e)開始 3 分 40 秒後 

亀裂が広がり 
排水量が増す 

土塊が崩落 

更に亀裂が広がり 
排水量が増す 

亀裂が広がり 
流速・排水量が増す 

 

写真-2.3 亀裂への入水状況（Case3） 
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拡大と盛土表面の崩落が明瞭となった (写真-2.3 e))。5

分30秒時点では川裏のり尻からの排水量が過大となり、

実験ピットの排水能力の不足によって川裏のり面側が湛

水し始めたため、この時点で実験を終了することとした。

その後も川表のり面側に残留した水が川裏のり面へと流

れ、実験後には写真-2.4 に示すよう川表のり面は天端付

近まで陥没した。このように、横断亀裂を設けた場合は

短時間で堤防機能を喪失する結果となった。 

2.3 浸透実験後の状況 

2.3.1 開削による亀裂断面の観察 

亀裂に直行する断面の開削を行い、実験後の亀裂周辺

の状況を確認した。 

(1) 縦断亀裂を設けたケース 

Case2では、写真-2.5 (a) a)に示すように亀裂を設けた

位置の盛土表面では亀裂が閉塞し、くぼみが生じた。ま

た、開削断面における写真-2.5 (a) b)に示すように盛土内

部においても亀裂は閉塞していた。写真-2.5 (a) c)に示す

ように埋没した亀裂跡の幅には起伏が見られ、亀裂壁面

が崩れた形跡が残っていた。以上の状況は、亀裂から浸

入した流水によって亀裂内の土砂が侵食されたこと、そ

の後に侵食された土砂が堆積して亀裂内が閉塞したこと

を示すものである。このような亀裂の閉塞は、堤防の遮

水機能の低下を軽減させる方向に作用した可能性が考え

られる。ただし、土の自立性や耐侵食性が異なる場合は、

このような閉塞効果が期待できない可能性も考えられる

点に注意を要する。 

Case4 における川表のり面の亀裂については、当初に

設けた亀裂の痕跡が見当たらなかったことから、亀裂が

土砂で埋没したものと考えられる。天端と川裏のり面に

あらかじめ設けた亀裂についても同様に完全に閉塞し、

元の位置を判別することができなかった。一方、天端と

川裏のり面に新たに発生した亀裂については、盛土表面

付近で開口し、概ね鉛直下方に向かって幅を細めながら

も亀裂が残存している状況が確認された。 

(2) 横断亀裂を設けたケース 

Case3では図-2.3に示す計4箇所の開削断面の観察を行

った。川表のり面中央の断面1では、写真-2.5 (c) a) に示

すように、高さ90cm程度、幅30～50cm程度にわたる空

洞が形成されていた。川表のり肩付近の断面2では、写

真-2.5 (c) b)に示すように、元の亀裂から60cm程度の箇

所の両側に新たに亀裂が発生し、元の亀裂の上部は完全

に閉塞して亀裂跡が判別できない状態であった。底面の

開口幅は 60cm 程度であった。川裏のり肩付近の断面 3

では、写真-2.5 (c) c)に示すように、元の亀裂から 40～

60cm程度の箇所の両側に新たに亀裂が発生し、元に亀裂

 
写真-2.4 Case3実験後の外観 

 

亀裂跡 

亀裂跡 

b)亀裂部開削断面 c)亀裂部拡大 

亀裂位置の
くぼみ 

a)水位低下後 

開削断面位置

 

(a) Case2 

a)中央 

亀裂設置位置 
（天端） 

新たに発生
した亀裂 
 

 b)川裏側 

亀裂設置位置 
（川裏法面） 亀裂設置位置 

（天端） 

新たに発生
した亀裂 
 

 
(b) Case4 

a)断面 1 

元の亀裂 

新たに発生 
した亀裂 

b)断面 2 

新たに発生 
した亀裂 

新たに発生 
した亀裂 元の亀裂 
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新たに発生 
した亀裂 

元の亀裂 

緩い土砂 
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元の亀裂 
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(c) Case3 

写真-2.5 開削断面における亀裂残存状況 

 

 

断面 1 
断面 2 断面 3 

断面 4 

川表 川裏 

 

図-2.3 Case3開削断面位置図 
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の上部は完全に閉塞して亀裂跡が判別できない状態であ

った。底面の開口幅は 60cm 程度で、亀裂下部は含水の

高い緩い土砂が 90cm 程度堆積していた。川裏のり面中

央の断面4では、写真-2.5 (c) d)に示すように、亀裂上部

の土砂が完全に崩落していた。底面の開口幅は 40cm 程

度で、亀裂下部は含水の高い緩い土砂が 60cm 程度堆積

していた。 

2.3.2 亀裂周辺の局所的な密度分布 

縦断方向に亀裂を設けたCase2、Case4において、浸水

により土砂で埋没した川表のり面に設置した亀裂周辺の

局所的な密度分布を測定するため、直径 17.3mm、高さ

20mm のミニコアカッターを用いて試料採取を行った。

深さ方向の採取点数は堤体模型作製時の締固め層厚にあ

わせて6点とし、水平方向には5点ないしは9点とした。

Case2 では 1 断面、Case4 では 2 断面で試料を採取した。

なお、コアカッターの寸法が非常に小さいことから、採

75

80

85

90

95

100

‐8 ‐6 ‐4 ‐2 0 2 4 6 8

締
固

め
度

（
%

）

横断方向採取位置（cm）

①1.12m

②0.97m

③0.78m

④0.58m

⑤0.41m

⑥0.22m

採取位置

亀裂位置

 

(a) Case2 

75

80

85

90

95

100

‐8 ‐6 ‐4 ‐2 0 2 4 6 8

締
固

め
度

（
%

）

横断方向採取位置（cm）

①1.01m

②0.93m

③0.80m

④0.61m

⑤0.45m

⑥0.29m

採取位置

亀裂位置

 

(b) Case4，断面1 

75

80

85

90

95

100

‐8 ‐6 ‐4 ‐2 0 2 4 6 8

締
固

め
度

（
%

）

横断方向採取位置（cm）

①1.01m

②0.93m

③0.80m

④0.61m

⑤0.45m

⑥0.29m

採取位置

亀裂位置

 

(c) Case4，断面2 
図-2.4 浸水により埋没した亀裂周辺の 

密度分布 
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図-2.5  津波を想定したStep1における 

圧力水頭の経時変化 
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取試料のトリミングを行う際に誤差が混入しうることを

断っておく。 

採取試料の乾燥密度から求めた締固め度の分布を図

-2.4 に示す。Case2 では同図(a)に示すように、深度が深

い③～⑥位置では亀裂位置の密度が周辺より低くなって

いるが、亀裂上部の①②については亀裂位置以外の箇所

の密度が低くなっているなど、一定の傾向が認められな

かった。 

Case4においても、同図(b)、(c) に示すように、亀裂位

置の密度が大きくなる等、全体的に一定の傾向が認めら

れなかった。 

2.4 堤体の水圧分布 

(1) 短時間で高水位を与えたケース 

縦断亀裂の条件の異なる3ケースについて、津波を想

定した短時間高水位を与えた Step1 における堤体底面の

圧力水頭分布の経時変化を図-2.5 に示す。なお、本報に

示す圧力水頭は大気圧の影響を除去した値である。 

実験開始 2 時間後の圧力水頭分布に着目すると、3 ケ

ースとも間隙水圧計 P4 の位置まで水圧が上昇し始めて

いる。しかし、P4 位置の圧力水頭は Case1-1 が 0.4m、

Case2-1 が 0.05m、Case4-1 が 0.06m となり、亀裂を設け

なかった Case1-1 が最も浸透速度が大きい結果となって

いる。また、水位が完全に低下した実験開始5時間後の

圧力水頭分布に着目すると Case1-1、Case4-1 は P5 位置

まで水圧上昇域が到達したものの、Case2-1 は反応しな

かった。 

また、川表のり面に亀裂を設けた Case2-1 および 4-1

では、開始15分には亀裂からの直接的な浸水が始まって

いるにもかかわらず、亀裂から30cm側方のP5位置の間

隙水圧が全く上昇しない、あるいは上昇開始まで240分

程度を要する結果であったことから、亀裂から浸入した

水の進行が非常に遅いことが分かる。実験後の断面観察

結果や密度分布の測定結果に基づくと、その原因として

は、亀裂の上方あるいは内部で侵食された土砂が亀裂内

に堆積することで亀裂が埋没したことによるものと考え

られる。結果として、いずれのケースも飽和域が川裏の

り面まで到達することはなく、縦断亀裂が短時間の高水

位によって遮水機能を低下させる状況は確認されなかっ

た。 

(2) 長時間の高水位を与えたケース 

縦断亀裂の条件が異なる3ケースについて、洪水を想

定した長時間高水位を与えた Step2 における堤体底面の

圧力水頭分布の経時変化を図-2.6 に示す。実験開始 1 時

間後までの圧力水頭分布に着目すると、いずれのケース

もP5位置まで水圧が上昇し始めているが、Step1の開始

1 時間後と比較すると、浸透速度が明らかに大きくなっ

ていることが分かる。これは、Step1 で飽和度が一度上

昇した領域にあたるため、初期飽和度の違いによる透水

係数の差異が影響を及ぼしたものと見られる。 

また、開始24時間後の圧力水頭分布に着目すると、亀

裂のないCase1-2 では水圧上昇域が P12 位置まで達した

が、その一方で、亀裂を設けた Case2-2 および Case4-2

では水圧上昇域がP10位置にとどまる結果となった。こ

のように、亀裂を設けなかったCase1 において浸透速度

が最も大きくなる傾向は、Step1と同様であった。 

なお、亀裂の影響を無視して3ケースの透水係数の差

異のみを考慮して非定常浸透流解析を行ったところ、図

-2.6 中の破線で示すように、概ね実験と整合した解析結

果が得られた。このことから、亀裂のないCase1 におい

て浸透速度が大きくなった理由は，盛土作製時の含水比

の違いによる透水係数の差異によるものとして説明する

ことができる。 

 

3. 地震後の堤防のゆるみに関する考察 

3.1 はじめに 

地震後の堤防機能に影響を与える要因としては、前章

で検討した亀裂のほか、堤体のゆるみの影響が考えられ

ている。ここで、「ゆるみ」の具体的な力学指標としては

有効応力の低下と密度の低下が考えられ、特に密度低下

については、堤防の透水性を高め、堤防機能の低下をも

たらす可能性が考えられる。 

地震前後での盛土の密度変化を詳細に調べた事例はほ

とんどないが、土木研究所が過去に実施した動的遠心模

型実験 1）において、加振前後での堤体の密度分布を測定

した事例があることから、そのデータの分析を通じて地

震後における堤体のゆるみの生じ方やその傾向について

考察する。 

3.2 遠心力模型実験の概要 

実験は、堤体の液状化による被災状況の再現を目的と

し、層厚 8m の粘性土層の上に築堤された高さ 5m の堤

防を想定して50Gの遠心力場の下で実施されたものであ

る。模型概要を図-3.1に示す。 

ここでは、地震後の堤体のゆるみに関して、堤体の密

度変化に着目していることから、一連の実験ケースのう

ち、加振の有無以外の条件が等しいCase2-1及びCase2-8

の結果を用いて考察する。Case2-8 では、堤体下部を飽

和させた状態で盛土荷重による粘性土層の圧密を完了さ

せた後、レベル2地震動相当の地震動による加振が行わ

れている。また、Case2-1は、Case2-8と同一条件で盛土

荷重による粘性土層の圧密を完了させた後、加振を行う
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ことなく実験を終了したケースである。 

いずれのケースにおいても、盛土材料には DL クレー

とカオリンを乾燥重量比 3:1 で配合した材料を使用し、

締固め度Dc = 90%を目標として作製している。盛土模型

は、軟弱な粘性土層上でも所定の形状と密度を確保でき

るように、木枠内で密度管理を行いながら湿潤締固めに

よりあらかじめ作製した後、冷凍庫で凍結させて土槽内

に設置されている。各実験の開始前には、盛土内部が凍

結していないことを確認している。 

両ケースにおいて、実験後に小型コアカッター (内径

17.3mm、高さ20mm) を用いて、堤体の横断面内で採取

された計32点の試料について密度測定を行っている。 

3.3 実験結果および堤体のゆるみに関する考察 

加振を行わなかった Case2-1 では、圧密沈下を生じさ

せたものの、実験後の盛土表面にはほとんど亀裂が生じ

ていなかった。これに対し、加振を行ったCase2-8では、

写真-3.1 から分かるように、天端およびのり面に縦断亀

裂が生じており、土槽側面から目視確認される限りでは、

堤体の上部 1/3 程度の深さまで到達している。また、加

振によって堤防天端に 1.1m 程度の沈下が生じるととも

に、各のり尻に 1.0～1.5m 程度ずつの残留水平変位が生

じた。 

次に、実験後に採取された試料の乾燥密度d を締固め

度Dc (=d / dmax、dmax：最大乾燥密度) に換算し、堤防

横断面内にプロットしたものを図-3.2に示す。 

加振を行わなかった Case2-1 における締固め度 Dc の

範囲は概ね87～91%であり、盛土の天端付近および底面

付近にやや密度が低い領域が分布することが特徴的であ

る。その原因としては、模型作製時に生じた密度の非一

様性のほか、遠心力載荷時に生じた盛土の側方変形の影

響、遠心力除荷時に生じる粘性土層の吸水膨張 (リバウ

ンド) の影響等が考えられる。 

一方、加振を行った Case2-8 では、盛土上部において

締固め度Dc が 85%以下と小さい箇所が存在することが

特徴の一つとして挙げられる。ただし、図中に赤い〇印

を付したのは、試料採取位置の盛土に亀裂が生じていた

ことが採取前の時点で目視確認された箇所であり、特に

亀裂が大きく開口した盛土上部において、亀裂による空

隙が密度の測定値に影響を及ぼした可能性が高い。すな

わち、盛土上部の密度低下は亀裂の発生そのものを表し

ている可能性もあるため、堤防機能の低下につながる亀

裂以外の要因として「ゆるみ」の影響を考慮する必要性

の有無については、さらなるデータを蓄積した後に再考

することが必要であると考えられる。 

もう一つの特徴的な傾向として、締固め度が概ね90%

以上と大きな値を示す領域が盛土下部に広く分布してい

ることが確認される。これは、加振による繰返しせん断

を受けることで負のダイレイタンシー (体積収縮) が累

5
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5
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5
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図-3.1 模型概要図 (Case2-1、2-8) 

 

 

 

(a) 天端～のり面 

 

 
(b) 横断面 

写真-3.1 Case2-8における加振後の状況 

 

 

Case2-1 (加振なし)

Case2-8 (加振あり)

：⻲裂発⽣個所
から採取

 
図-3.2 堤体内の締固め度Dc の分布 
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積したことによるものと考えられる。これは、地震後

の高水による川表のり面からの浸透流の流速を定性的

には低下させる効果をもたらすものであるため、少な

くとも堤防機能の低下をもたらすことはないと考えら

れる。 

 

4. 地震による堤防の側方変位量の推定精度に関す

る検討 

4.1 検討の概要 

河川堤防の地震後の浸透性能については、地震後の

堤防の亀裂等の状態を直接的に予測するとともに、地

震後に堤体に生じる亀裂等による浸透性能への影響を

明らかにできれば、確度の高い評価が可能と考えられ

る。しかし、過去の大規模な地震による堤防の亀裂等

の状態は、土質の違いや築堤履歴、堤体内水位、宙水

等の要因が複雑に関係している。また、河川堤防は長

大な延長を有することから、実務的に亀裂等の評価を

実施するには、極力簡便な手法であることが望ましい。

これらに鑑みると、今日の調査・解析技術の下で、堤防

の亀裂の発生状況を直接的に事前に予測することは極め

て困難であると考えられる。 

そこで、本検討では、地震後に発生する亀裂等の程度

を表す指標として、堤防の側方変位量に着目することと

した。これは側方変位量と亀裂等の発生状況は相関があ

ると考えられるためである。また、地震後の側方変位量

の予測手法としては、現在、堤防の耐震性能照査に実務

的に用いられている有限要素法に基づく自重変形解析手

法（以下、ALIDとする）を用いることとした。 

4.2 有限要素法に基づく自重変形解析の概要 

 東北地方太平洋沖地震による堤防被災事例を中心に、

ALID による堤防天端の沈下量の再現性について過年度

に検証している 2)ことから、同様に側方変位量について

も、被災の実測値と解析値の整合性についての検討を行

った。 

ただし、堤防沈下量の検証時は、全国の27箇所を対象

に行っているが、今回の側方変位の検討では、27箇所の

うち、側方変位量が被災報告書等で明確に記録されてい

る箇所を対象とした。検討を行った箇所は、東北地方太

平洋沖地震で被災した11 箇所と平成12年鳥取県西部地

震で被災した1箇所、合計12箇所について検討を行った。 

検討を行った堤防の諸元及び地震後の状況については

表-4.1（堤防高、天端幅、のり面勾配（川表のり面・川

裏のり面）、天端沈下量（最大値）、側方変位量（最大値））

に示す。 

検討にあたり、ALID に用いた堤防及び基礎地盤の物

性値や地下水位面等については、過年度に実施した堤防

沈下量の検証時と同一の条件とした。 

4.3 自重変形解析の結果 

4.3.1 解析結果の整理の方法 

 解析結果の整理については、次の2通りで実施した。 

①両のり面の側方変位量を合算して整理する方法 

②川表・川裏のり面を別々ののり面として整理する方法 

これら 2 通りの整理方法のイメージを図-4.1 に示す。

両のり面の側方変位量を合算した整理とは、地震前の両

のり尻位置と地震後の両のり尻の差である。一方、各の

り面（川表のり面、川裏のり面）を別々ののり面として

整理する方法とは、地震前の川表のり尻位置と地震後の

のり尻位置の差、地震前の川裏のり尻位置と地震後のの

り尻位置の差、それぞれを別々ののり面として扱ってい

る。 

次に、解析結果の側方変位量ついては、“のり尻部分”

の変位量が堤防天端の亀裂等の発生状況に影響すると仮

定し、“のり尻部分”の変位量を代表値として整理を行っ

た。ここで、“のり尻部分”の変位量とは、のり尻から堤

防高の 1/3 の高さの範囲にある節点の平均値（のり尻は

除く）と設定した。具体的には、図-4.2に“のり尻部分”

の変位量の代表値の求め方を図示する。 

 

表-4.1 検討断面諸元 

箇所 

No. 

堤防高 天端幅 のり面勾配 

（川表・川裏） 

地震後の 

天端沈下量 

地震後の 

側方変位量 

1. 4.8m 5.5m 4.0  3.1 2.4m 10.8m 

2. 5.6m 3.6m 4.5  2.9 2.1m 9.2ｍ 

3. 3.5ｍ 2.9m 2.2  2.8 1.2m 1.7ｍ 

4. 4.7m 4.1m 3.6  5.7 1.1m 7.0ｍ 

5 5.9m 2.9m 1.9  2.8 1.5m 1.5ｍ 

6 3.1ｍ 8.2ｍ 2.4  2.5 1.4ｍ 5.2ｍ 

7 3.5m 7.0ｍ 2.0  1.8 2.0ｍ 3.7ｍ 

8 5.3ｍ 5.5ｍ 4.7  2.2 1.5ｍ 3.0ｍ 

9 7.0ｍ 4.3ｍ 4.7  3.7 0.6ｍ 2.1ｍ 

10 4.8ｍ 4.3ｍ 3.0  3.6 0.15ｍ 0.4ｍ 

11 7.1ｍ 5.1ｍ 3.2  3.6 1.9ｍ 1.7ｍ 

12 2.6ｍ 5.6ｍ 2.6  1.5 1.4ｍ 1.2ｍ 
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■堤防全体の側方変位を評価
（堤防の側方変位量＝地震後―地震前）

地震後

地震前

地震後

地震前

地震後

地震前

■各のり面（川表・川裏）で側方変位を評価
（川表の側方変位量＝川表の地震後―地震前）
（川裏の側方変位量＝川裏の地震後―地震前）

堤防

堤防

堤防（地震後）

堤防（地震後）

HWL

HWL

 

図-4.1 整理の方法のイメージ 

 

 

堤防

堤防（地震後）

HWL
「のり尻部の側方変位

量の求め方」

堤防高
の1/3

（堤防高の1/3の範囲
にある節点の平均）

平均

 

図-4.2 “のり尻部分”の変位量の代表値の求め方 

 

なお、解析結果の側方変位量の整理については、以下

の4つのパターンでも実施したが、いずれのパターンも

大差はなく、同様の傾向であった。 

・パターン①：のり尻より一つ上の節点の値 

・パターン②：全節点値の最大値 

・パターン③：のり尻を除いた全節点の平均値 

・パターン④：のり尻から堤防高までの 1/3 の範囲にあ

る節点の最大値 

 

4.3.2 解析結果と実測値の整理 

まず、両のり面の側方変位量を合算して整理する方法

で整理した結果を図-4.3（a）に示す。 

図-4.3（a）に示すとおり、解析結果は、実測値と比較

して、約25％～約300％の精度であった。 

次に川表・川裏のり面を別々ののり面として整理する

方法で整理した結果を図-4.3（b）に示す。こちらも、堤

防全体の場合と同様に、ALID による解析結果は、実測

値と比較して約25％～約300％の精度であった。 

今回用いた解析手法は、土の連続的な変形を仮定した

有限要素法であるため、大規模に変形するケースで、特

に 5ｍを超えるような極めて大きな側方変位が生じるよ

うなケースなど、適用の限界があると考えられる。 
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（a）堤防全体の側方変位量と解析値 
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（b）各のり面の側方変位量と解析値 

図-4.3 解析値と実測値の整合性 
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4.3.3 解析結果の分析 

4.3.2を踏まえ、実際の側方変位量が5m以下の箇所を

対象にして、ALID による解析値と実測値が大きく異な

る（解析値が25％以下あるいは300％を超える）箇所に

ついて分析を行うこととする。 

分析の対象となる箇所は、図-4.3（a）に丸で囲む、No.11

と No.15 の 2 箇所となる。ここで、No.11 および No.15

の実測値（被災後のスケッチ）とALID 解析の結果を、

図-4.4、図-4.5に示す。 

まず、過小評価となったNo.11 の被災は、基礎地盤の

液状化と堤防下部の液状化による堤防の側方流動により、

堤防の沈下と天端等に亀裂が発生したと考えられる。一 

方、ALID の解析結果を見ると、

液状化層の深い層の流動が実際よ

りも大きいことがのり尻（赤丸で

囲む箇所）付近で沈み込むような

形状となった。実際には、基礎地

盤表層の液状化により側方に流動

したが、ALID の解析上ではその

ようなモードにはならず、鉛直方

向に沈むような結果となったこと

が、過小評価につながったものと

考えられる。 

次に過大評価になったNo.15 の

被災は、基礎地盤の液状化と堤防

下部の液状化により、川裏のり面

が変状したものと推定されるが、

川裏のり尻部の堤体の液状化によ

る変形（図中の赤丸）が支配的で

あった。一方、ALID の解析結果

を見ると、基礎地盤の液状化によ

る大きな流動が生じたことが過大

評価になったものと考えられる。 

これらに対応するには、深い位

置の液状化層や地表面付近の液状

化層のモデル化、地下水位の設定

などの精度向上が必要と考えられ

る。 

 

5. まとめ 

本研究は、地震後における河川

堤防の越流防止機能に加え、亀裂

等の変状を一定以下に抑制するこ

とで、より修復が容易な範囲の損

傷にとどめるための耐震性評価技

術・対策技術を開発することを目的としている。平成28

年度から平成 30 年度までの取り組みによって得られた

知見は以下のとおりである。 

1) 地震によって生じた亀裂が堤防の浸透特性に及ぼす

影響を把握するための浸透実験を行った。浸透実験

による知見を示す。 

・ 川表のり面の縦断亀裂から河川水を直接的に浸

入させるケースでは、亀裂のない条件に比べて浸

透速度が大きくなる傾向は認められなかった。こ

れは、浸水時に亀裂周辺で侵食された土砂によっ

て亀裂内が閉塞したことによるものと考えられ

る。特に、津波を想定した短時間の高水位に対し

地震前

地下水位

地震後

地震前

地震後

 

図-4.4 No.11箇所の解析結果（上段）と実測値（被災後のスケッチ）（下段） 

 

地下水位

地震前
地震後

地震後

地震前  
図-4.5 No.15箇所の解析結果（上段）と実測値（被災後のスケッチ）（下段） 
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ては、縦断亀裂の有無によらず、浸透速度の差異

に有意な差が認められなかった。ただし、土の自

立性や耐侵食性が異なる場合は、このような閉塞

効果が期待できない可能性が考えられる点に注

意が必要である。 

・ 天端および川裏のり面に縦断亀裂を設けたケー

スでは、亀裂周辺の土の飽和度の上昇に伴って主

働破壊が生じ、盛土表面に新たに亀裂が進展する

結果となった。少なくとも、縦断亀裂が生じた堤

防の本復旧においては、以後の変状の拡大を防止

するためにも、亀裂の下端深度までの範囲につい

て適切に切り返しを行う必要がある。 

・ 横断亀裂を模擬したケースでは、短時間の増水に

よる亀裂内の流水によって土砂が浸食されて空

洞が拡大し、堤防機能を喪失する結果となった。 

2) 堤防の浸透機能に与える影響要因の 1 つである堤体

のゆるみについて、過去の動的遠心模型実験におい

て、加振前後の堤体内の密度分布を計測した事例を

分析した。分析の結果得られた知見は以下のとおり

である。 

・ 加振後の盛土下部には、密度が増加する領域が分

布する。これは、加振による繰返しせん断を受け

ることで負のダイレイタンシー (体積収縮) が累

積したことによるものと考えられる。これは、地

震後の高水による川表のり面からの浸透流の流

速を定性的には低下させる効果をもたらすもの

であり、少なくとも堤防機能の低下をもたらすこ

とはないと考えられる。 

・ 加振を行ったケースでは、盛土上部において締固

め度Dcが85％以下と小さい箇所が存在する。た

だし、この密度低下は亀裂の発生そのものを表し

ている可能性もあるため、堤防機能の低下を考慮

する必要性の有無については、更なるデータを蓄

積した後に再考することが必要である。 

3) 亀裂との相関が高いと考えられる堤体の側方変位量

について、実測値と実務的に用いられる河川堤防の

地震時地盤変形解析手法（ALID）によって算出され

る解析値の整合性を検討した。その結果として得ら

れた知見は以下のとおりである。 

・ ALID による側方変位の解析結果は、バラつきが

大きく、実測値と比較して約25％～約300％の精

度であった。 

・ ALID による予測精度の向上には、深い位置の液

状化層や地表面付近の液状化層のモデル化、地下

水位などの検討が必要である。 

・ 側方変位量と亀裂等の相関関係の整理については、

今後の検討課題であるとともに、側方変位量と堤

防機能の関係について、今後検討が必要である。 
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4.3 構造物への影響を考慮した地盤の液状化評価法の開発 

4.3.1 構造物への影響を考慮した液状化判定法に関する研究（１） 

 

担当チーム：地質・地盤研究グループ（土質・振動） 

研究担当者：佐々木哲也、石原雅規、谷本俊輔 

 

 

【要旨】 

東日本大震災では広範囲にわたって液状化が発生しインフラ施設等においても多大な被害が生じており、次なる大

地震による液状化被害の軽減に向け、インフラ施設の的確な液状化対策を進めていくことが喫緊の課題である。本研

究は、多様な土質、地質構造を有する地盤を対象として液状化発生予測の精度を高めるとともに、液状化に対する各

種構造物の耐震性能をより適切に評価する方法を確立することを目的として実施するものである。 

本研究における平成28～30年度の取り組みとして、熊本地震で得られた鉛直アレー記録に基づく実地盤の液状化強

度の推定、土の原位置液状化強度を直接的に評価することを目的とした原位置液状化試験法（振動式コーン）に関す

る機器製作および室内土槽実験による適用性検証、液状化抵抗率FLと関連付けつつ多様な土の液状化挙動を表現でき

る土の繰返しせん断モデルの試作および試算を行った。 

キーワード：液状化判定、耐震設計、原位置液状化試験法、液状化抵抗率FL、繰返しせん断モデル 

 

 

1. はじめに 

東日本大震災では広範囲にわたって液状化が発生しイ

ンフラ施設等においても多大な被害が生じており、次な

る大地震による液状化被害の軽減に向け、インフラ施設

の的確な液状化対策を進めていくことが喫緊の課題であ

る。一方で、液状化対策には多大なコストを伴うことか

ら、多様な土質、地質構造を有する地盤を対象として液

状化発生予測の精度を高めるとともに、液状化に対する

各種構造物の耐震性能をより適切に評価することが必要

である。 

そこで、本研究は、年代効果を含めた液状化の発生予

測の精度を向上させるとともに、液状化に及ぼす各種影

響要因による土の液状化挙動の違いを系統的に反映する

ことのできる要素挙動のモデル化手法を確立し、液状化

の構造物への影響を適切に評価することにより各種イン

フラ施設の機能確保や被害低減に貢献することを目的と

して実施するものである。 

本研究における平成28～30年度の取り組みとして、熊

本地震で得られた鉛直アレー記録に基づく実地盤の液状

化強度の推定、土の原位置液状化強度を直接的に評価す

ることを目的とした原位置液状化試験法（振動式コーン）

に関する機器製作および室内土槽実験による適用性検証、

液状化抵抗率 FL と関連付けつつ多様な土の液状化挙動

を表現できる土の繰返しせん断モデルの試作および試算

を行った。 

 

2. 鉛直アレー記録に基づく実地盤の液状化強度の推

定 

2.1 はじめに 

白川の下流域の河川堤防では、2016年熊本地震の前震、

本震における地震動と間隙水圧の記録が得られた。液状

化判定法や盛土構造物の耐震技術の向上を図る上では、

こうした実地震記録の蓄積・分析を重ねていくことが重

要である。ここでは、上記の地震動および間隙水圧記録

について示すとともに、過年度に提案した地中せん断応

力の推定手法 1)､2)と液状化強度曲線の同定手法 3)を適用

することで、本サイトにおける原位置液状化強度の推定

を試みた結果を示す。 

2.2 観測点の概要 

白川 (小島) 観測所は、白川水系白川の河口から約

3.0km の右岸堤防に設置された地震観測施設であり、地

震計と間隙水圧計が設置されている。観測点における概

略断面図を図-2.1に示す。 

地震計は堤防天端 (05a) と旧裏のり尻部の G.L.-8m 

(04a)、G.L.-49m (03a) に、間隙水圧計は旧裏のり尻部の

G.L.-13.8m (SBa) に設置されている。本観測所が設置さ

れた後に、堤防天端の盛土拡幅、建物 (小島河川防災セ

ンター) の建設がなされ、以降では旧裏のり尻部の地震

計と間隙水圧計が建物の直下に位置することとなった。

ボーリング柱状図No.1’と計器の名称に付されている深
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度は、計器設置当時の地表を起

点としたものであり、熊本地震

発生時点の地表 (天端) からの

深度は盛土高 (3.4m) を加えた

値となる点に注意が必要である。

また、地震前から生じていたと

みられる建物基礎の抜け上がり

の痕跡から、建物が杭基礎に支

持されていると推定し、建物荷

重の影響を無視して水圧計設置

深度の有効上載圧を算出すると

’v = 213kN/m2である。 

旧裏のり尻位置で行われたボ

ーリング No.1’によると、

G.L.-14.5m までは盛土、堆積層

ともに黒灰色の火山灰質砂 (Bs

～As2) が主体であること、その

下位に層厚25.8mの軟弱な海成

粘土 (Ac2～Ac5) が堆積してい

ること、それ以深に比較的硬質

な洪積層 (Dvs、Dc、Dg) が存

在することが特徴である。なお、

本地点の堤防では、熊本地震に

よる目立った被害は確認されて

いない。 

2.3 観測点の概要 

2016年4月14日の前震と同4月16日の本震で得られ

た記録のうち、代表的な時刻歴を図-2.2 に示す。天端記

録に着目すると、前震では地表最大加速度PGA = 233gal、

地表最大速度PGV = 48cm/s、本震ではPGA = 256gal、PGV 

= 56cm/sが観測されており、前震と本震による違いは小

さい。地中加速度は、G.L.-49m (03a) からG.L.-8.5m (04a) 

への伝播の際に減衰しつつピーク形状が丸みを帯びてい

ること、その後わずかに増幅して堤防天端 (05a) に伝播

していることが特徴的である。火山灰質砂層の下部で得

られた間隙水圧記録から、過剰間隙水圧比の最大値は前

震、本震ともに0.4～0.5程度であり、主要動が終わる25s

頃から直ちに消散が始まっている。 

2.4 地中せん断応力の評価 

川口ら 1)は、地表で加速度記録 su が得られている場合

の地中せん断応力の簡易推定法として、次式を提案して

いる。 

   guF
vsr

       (2.1) 
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ここに、Frは表層地盤の逆増幅関数に相当するローパス
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図-2.1 白川 (小島) 観測所の概略断面図 
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図-2.2 地震動及び間隙水圧の記録 
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フィルタ、vは有効上載圧、gは重力加速度、は円振動

数、revは位相反転時の円振動数、zは深さ、AVS*は複素

平均S波速度、iは虚数単位であり、|  |およびはそれぞ

れ振幅成分および位相成分を表す。また、表層地盤の平

均的な非線形性を表すパラメータ (S 波速度低下率 cv、

減衰定数h) は次式 2)により算出した。 

   
rrv

VPGVVPGVc  2
1 、 rr

AVSV  4  (2.3) 

   2

max
1

v
chh      (2.4) 

AVS は表層地盤全体の平均的な S 波速度であり、

G.L.-47.9m (堤防天端-51.3m) を工学的基盤面とみなして

157.7m/sとした。r は表層地盤全体の平均的な基準ひず

みであり、各層の非線形性を考慮しつつ表層地盤の1次

モードの変位分布を保持して行うプッシュオーバー解析
2)､4)の結果に基づいて設定した。最大減衰定数hmax =20%

とした。なお、式(2.1)～(2.3)の計算は、堤防天端 (05a) で

得られた水平2成分の記録から抽出したPGV最大方向成

分を対象としている。cv、h、r 等のパラメータの計算結

果を表-2.1に示す。地盤全体の平均的な剛性低下率G/G0 

= cv
2 は前震、余震ともに0.5～0.6程度であり、非線形性

の度合いとしては顕著でない。これは、地震動がさほど

強くなかったことに加え、表層地盤の増幅特性に対して

軟弱な Ac2～Ac3 層の影響が表れやすい地盤構造に起因

して基準ひずみが大きめ (r = 0.275%) となっているこ

とによると考えられる。 

式(2.1)により得られた地中せん断応力の最大値から、

地震時せん断応力比 L と深さ方向の低減係数 rd を求め

た結果を図-2.3に示す。水圧計設置深度の rd は、岩崎ら
5)の式 (rd =1–0.015z) と比べると前震ではやや大きめと

なっている。一方、本震の rd 分布は堤防天端-20m 程度

まで岩崎らの式とほぼ一致している。結果として、水圧

計設置深度におけるL は、前震の方がやや大きかったも

のと推定された。 

2.5 間隙水圧計設置深度における液状化強度の推定 

続けて、G.L.-13.8m の間隙水圧記録から算出される過

剰間隙水圧比Ru の時刻歴と同深度で算出されたL の時

刻歴を基に、累積損傷度法と最適化手法を組み合わせた

逆解析手法 3)により、液状化強度曲線を推定した。累積

損傷度法による計算が成り立つのはせいぜい水圧の単調

増加過程に限られることから、水圧の消散が見られる時

間帯を除くため、前震では 0～23s、本震では 0～25s を

対象に最適化を行った。得られた液状化強度曲線を図

-2.4に、それが得られたときのRu の時刻歴を図-2.5に示

す。なお、水圧計設置深度の N 値は 6 ないしは 11 であ

り、これらから佐々木ら 6)の提案式により概算される繰

返し三軸強度比RL は、0.213ないしは0.266である。 

水圧の観測値が低下し始める 25s 程度以降の時間帯で

Ru の推定値が低下していないのは、非排水条件を仮定し

て計算しているためである。この点と水圧の短周期応答

を除けば、Ru の観測値を精度よく再現できている。また、

表-2.1 地震動と表層地盤の非線形性に関する計算結果 

前震 本震 備考

PGV最大方向 N62E N2E

PGV  (cm/s) 48.2 55.9 PGV最大方向

PGA  (gal) 227.8 252.7 〃

S波速度AVS (m/s) 表層地盤の平均値

規準ひずみ r  (%) 〃

S波速度低下率c v 0.760 0.728 〃

減衰定数h  (%) 8.45 9.39 〃

157.7

0.275
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図-2.3 地震動および間隙水圧の記録 
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図-2.4 観測記録から逆算された液状化強度曲線 
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図-2.5 最適な液状化強度曲線から推定された過剰間隙
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25s 程度以降については、少なくとも、せん断履歴によ

って水圧が上昇しにくい傾向が再現されていると言える。 

逆算された繰返し三軸強度比RL は前震で0.354、本震

で 0.324 とよく似た値を示しており、前震の際のせん断

履歴による液状化特性の変化はほぼ生じていないとみら

れる。また、前述のN 値によるRL の推定値に比べると

大きな値が得られている。今後のさらなる調査・検討が

必要であるが、原因の一つとして、水圧記録にも表れて

いる水圧消散の早さが考えられる。特に、水圧計設置深

度は砂質土層の下面に近いことから、水圧が消散しやす

い (再圧密に要する時間が短い) と考えられる。各種構

造物の耐震性評価において、地中深部の液状化は大きな

影響を及ぼすことが多いことから、本記録は合理化を図

る上での重要な情報を与えている可能性が考えられるた

め、今後引き続き分析を進めていきたい。 

2.6 まとめ 

熊本地震による白川堤防で得られた地震動、間隙水圧

記録と、これらを対象とした簡易な解析の結果から、地

中深部において大きな液状化強度を有していたことが推

定された。各種構造物の耐震性評価手法の合理化を図る

上で重要な情報を与えていることも考えられるため、今

後引き続き分析を進めていきたい。 

 

3. 原位置液状化試験法の検証 

3.1 はじめに 

不攪乱試料とその再構成試料では、繰返しせん断に伴

う負のダイレイタンシーの累積量が異なる一方、微小ひ

ずみ域の剛性やせん断強度の差異は必ずしも大きくない

場合があることが明らかにされつつある 7)。こうした実

験事実に基づくと、年代効果を有する土の液状化特性を

適切に評価する上では、室内試験に供する試料のサンプ

リング技術の向上、あるいは、原位置において直接的に

液状化抵抗を評価することのできる原位置試験法の開発

が技術課題であると言える。そこで、本研究では、原位

置液状化試験法の一つとして考えられる振動式コーンの

試作および室内土槽実験による適用性検証を行っている

ところである。以降では、振動式コーンの室内土槽実験

を行った結果について報告する。 

3.2 振動式コーンの機器概要 

製作した振動式コーンのプローブの概要を図- 3.1に示

す。これは、地盤への静的圧入を想定し、プローブ先端

にコーンポイントを有している。また、プローブ内には、

地中でプローブを振動させるために振動部、振動中の先

端荷重、間隙水圧、加速度、振動部の回転周波数を計測

するために荷重計、間隙水圧計、加速度計、パルス計を

搭載している。 

振動部には偏心ウェイトを搭載し、これをプローブ軸

周りに回転させることでプローブに水平方向の振動を生

じさせ、これによってプローブの周辺地盤に繰返しせん

断を直接与えるものである。図- 3.2に示すように、偏心

ウェイトは大小の二重構造としており、それらの交差角

と回転周波数を独立制御することで、任意の遠心力と回

転周波数の組合せを設定できる機構としている。なお、

加速度計は、非回転部に設置しており、プローブの水平

1成分の加速度を測定できる。 

なお、原位置で地盤を液状化させる上では、非排水条

件を確保 (浸透流を遮断) することが難しいことから、

この問題を解決するため、振動式コーンの加振周波数帯

域を20～180Hzと高めに設定することで、繰返しせん断

速度 (水圧上昇速度) を高めることとした。これにより、

周辺地盤のひずみ速度は地震時に比べて 10 倍以上とな

るが、動的遠心力模型実験における加振周波数帯域も数

十～数百 Hz であることを考えると、この加振周波数に

より土の液状化挙動が特異なものとなるとは考えにくい。 

3.3 実験方法 

剛土槽内に作製した模型地盤に対して一連の実験を行

った。実験では、次の3種類の方法で載荷を行った。 

静的貫入：振動させずに一定速度で貫入 

振動貫入：一定の回転周波数で振動させながら、貫入速

度1cm/secで貫入 

定点振動：所定の深度まで静的に貫入し、一定深度で固

定し、遠心力を漸増させながら振動 

① コーンポイント ② 間隙水圧フィルター ③ 荷重計（qc用）
④ 間隙水圧計 ⑤ 加速度計 ⑥ 振動部
⑦ パルス計  

図- 3.1 振動式コーンのプローブの全体概要 
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図- 3.2 偏心ウェイトの交差角、回転周波数と 

遠心力の関係 
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いずれの手法においても、実験時のデータ収録は

10kHzのサンプリング周波数でデータ収録を行った。 

回転周波数については、モーターに設置したパルス計

による計測値と、加速度波形のComplex Envelopeから算

出した瞬間周波数の2種類を抽出し、遠心力についても

2 種類の周波数から算出した。なお、データ整理にあた

っては、パルス計の計測精度と加速度波形が受ける電源

ノイズの影響を考慮して、120Hz未満はパルス計計測値、

120Hz 以上は加速度波形から算出した瞬間周波数を用い

た。遠心力は、二重偏心錘の大小の錘それぞれについて、

重心距離と回転周波数から個別に遠心力を算出し、二つ

の錘の交差角度に応じた合力として算出した。また、得

られた加速度波形を2回積分することで変位を求めた。 

先端抵抗、間隙水圧、回転周波数、遠心力については

0.1s ごとの平均値、加速度及び変位については0.1s ごと

の最大・最小値を抽出してデータ整理を行った。 

模型地盤内には実験時の地盤内の加速度、過剰間隙水

圧を計測するため、加速度計、間隙水圧計を設置してお

り、地盤内の計測結果についても同様に、間隙水圧につ

いては0.1sごとの平均値、加速度については0.1sごとの

絶対値の最大値を抽出してデータ整理を行った。 

3.4 振動貫入による実験 

3.4.1 実験概要 

図- 3.3に模型地盤の平面図と振動貫入を行った貫入位

置を示す。幅1.3m×奥行1.3m×高さ1.0mの剛土槽内に

作製した層厚0.85mの模型地盤に対し、振動貫入による

一連の実験を行った。地盤材料は宇部珪砂6号(土粒子の

密度s=2.647g/cm3、50%粒径 D50=0.29mm、最大間隙比

emax=1.014、最小間隙比 emin=0.594)であり、case1：緩詰め 

(Dr=39%) と、case2：密詰め (Dr=77%) の2種類の飽和

砂地盤模型を作製した。 

また、模型地盤内の加速度計、間隙水圧計は、図- 3.3

に示すA1～6、P1～6の位置において、G.L.-0.15m、0.45m、

0.75mの深度に設置した。 

振動貫入による実験ケースは表- 3.1に示すとおりであ

り、表中の貫入位置は図- 3.3 中の貫入位置に対応する。 

3.4.2 実験結果 

緩い砂における静的貫入と、回転周波数・遠心力が異

なる振動貫入の結果を図- 3.4に、ケース1-1における地

盤内の間隙水圧を図- 3.5に示す。図- 3.5中のP1～P6は

図- 3.3の間隙水圧計の配置に対応する。図- 3.4より、振

動貫入では静的貫入よりも先端抵抗が小さくなっており、

強い振動を与えるほど先端抵抗が小さく、加速度・変位

振幅が大きくなる傾向がみられた。振動貫入ではいずれ

のケースも、地表面に水が滲出する様子が目視で確認さ

れたことから、振動貫入に伴う先端抵抗の低下は間隙水

圧の上昇 (有効応力の低下) によるものと考えられる。

図- 3.5 からは、貫入直後より土槽全域で 1kPa 程度の水

圧の上昇が確認された。プローブ周辺の局所的な水圧上

昇は、プローブから水平方向に3cm程度の位置の間隙水

圧計P1でのみ確認された。特に、ケース1-1では先端抵

抗が全深度にわたってほぼ零となり、液状化が生じたも

のと考えられるが、図- 3.5 (b)、(c)に示す G.L.-0.45m、

0.75m の位置で計測された過剰間隙水圧は最大でも初期

有効上載圧’v0の 40%程度であったことから、液状化の

発生範囲はプローブ周囲の3cm程度以内と極めて限定的

であったと考えられる。この傾向は、振動の強さによる

程度の差はあるが、緩い砂地盤の他のケースにおいても

表- 3.1 振動貫入による実験ケース一覧 

（上：case1、下：case2） 

ケース
No.

貫入
位置

載荷方法
遠心力

(kN)
回転周波数

(Hz)
貫入速度

(cm/s)
1-1 ② 振動貫入 0.51 130 1.0
1-2 ④ 振動貫入 0.18 77 1.0
1-3 ⑩ 静的貫入 - - 1.0
1-6 ⑫ 振動貫入 0.16 128 1.0
1-7 ⑨ 振動貫入 0.51 130 1.0
1-8 ⑪ 振動貫入 0.06 75 1.0
1-9 ⑥ 振動貫入 0.12 110 1.0
1-12 ⑭ 振動貫入 0.31 100 1.0
1-13 ⑮ 振動貫入 0.16 83 1.0
1-14 ⑧ 振動貫入 0.16 105 1.0

ケース
No.

貫入
位置

載荷方法
遠心力

(kN)
回転周波数

(Hz)
貫入速度

(cm/s)
2-2 ④ 振動貫入 0.08 50 1.0
2-10 ⑬ 静的貫入 - - 1.0
2-12 ① 振動貫入 0.34 105 1.0
2-13 ③ 振動貫入 0.16 70 1.0
2-14 ⑤ 振動貫入 0.23 85 1.0
2-15 ⑦ 振動貫入 0.16 128 1.0
2-17 ⑪ 振動貫入 0.62 140 1.0  

 
図- 3.3 模型地盤平面図と振動貫入による貫入位置 
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概ね確認された。また、図- 3.4に示すプローブ先端で測

定された間隙水圧は、ケース1-1のG.L.-0.2m以浅を除き、

いずれのケースにおいても、静水圧u0程度であった。 

次に、遠心力が同程度で回転周波数を変えた振動貫入

の結果を図- 3.6に示す。この結果から、回転周波数が高

いほど先端抵抗が小さく、加速度・変位振幅が大きくな

る傾向が確認された。また、図- 3.6に示した一連のケー

スにおいても、プローブ先端の間隙水圧は概ね静水圧u0

程度であった。 

密な砂地盤での実験結果を図- 3.7に示す。密な砂地盤

においても、振動貫入により先端抵抗が小さくなること

が確認された。また、与える振動を強くするほど先端抵

抗が小さく、加速度・変位振幅が大きくなる傾向も確認

された。なお、間隙水圧については、水圧計の故障のた

め、有意なデータを取得できなかった（図- 3.7中にはケ

ース2-10の結果のみ記載）。ここでは図示していないが、

地盤の過剰間隙水圧の測定結果では、コーン貫入に伴い

地盤全体で負の過剰間隙水圧が生じていた。実験中には、

コーン貫入に伴い、瞬間的に表面が乾く様子が確認され

たことから、正のダイレイタンシーが生じていたと推察

される。 

振動貫入による実験結果では、緩い砂地盤 (case1)、密

な砂地盤 (case2) ともに、特にG.L.-0.3m以浅で加速度振

幅、変位振幅が安定しにくい傾向がみられた。これらは、

深さ方向に振動強さが安定しなかったためと考えられる。

このため、振動貫入においては、実験結果に誤差が生じ

る可能性が考えられる。 
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図- 3.4 周波数、遠心力の異なる実験結果 (緩い砂) 

 

図- 3.5 地盤の過剰間隙水圧 

(case1-1、図中の矢印は水圧計位置) 
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図- 3.6 遠心力が同程度で周波数の異なる実験結果 

(緩い砂) 
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図- 3.7 周波数、遠心力の異なる実験結果 (密な砂) 
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3.5 定点振動による実験 

3.5.1 実験概要 

図-3.8 に模型地盤の平面図と定点振動を行った貫入位

置を示す。幅1.3m×奥行1.3m×高さ1.5mの剛土槽内に作

製した層厚1.35mの模型地盤に対し、定点振動による一

連の実験を行った。地盤材料は振動貫入を行った模型地

盤と同様、宇部珪砂6号であり、case3：緩詰め (Dr=37%) 

と、case4：密詰め (Dr=77%) の2種類の飽和砂地盤模型

を作製した。 

また、模型地盤内の加速度計、間隙水圧計は、図-3.8

に示すA1～6、P1～6の位置において、G.L.-0.35m、0.65m、

0.95m、1.25mの深度に計測した。定点振動による実験ケ

ースを表-3.2 に示す。表中の貫入位置は、図-3.8 の貫入

位置に対応する。実験時のプローブ先端深度は、

G.L.-0.7m、1.0m、1.3mの3深度を基本とした。回転周波

数は 20Hz から段階的に増加させることとし、case3-2、

3-8では5秒ごとに約20Hzずつ、それ以外のケースでは

2秒ごとに約10Hzずつ増加させた。 

3.5.2 実験結果 

実験結果例として、case3-2（緩い地盤）での計測結果

を図- 3.9に示す。遠心力を漸増させていくと、あるタイ

ミングで先端抵抗が低下しはじめ、最終的にほぼ零とな

ることが確認された。また、先端抵抗が零となるタイミ

ングで、間隙水圧がわずかに反応し、加速度・変位振幅

が急激に大きくなっていることが確認された。 

地盤内の加速度、間隙水圧について、case3-2の貫入孔

直近のA1の各深度の加速度、P1の各深度における過剰

間隙水圧比を図- 3.10 に示す。先端抵抗が低下し始める

と、振動部付近の加速度がわずかに上昇し、過剰間隙水

圧も反応していることが確認できる。 

また、先端抵抗がほぼ零となったタイミングでは、プ

ローブ先端付近において加速度、過剰間隙水圧比ともに

ピークを示している。 

case3-2では、過剰間隙水圧比は最大でも0.3 程度と小

さな値を示しているが、定点振動中に地表面に水が滲出

してくる様子が確認されたこと、プローブ周辺地盤への

振動の影響範囲がプローブのごく近傍に限定的であるこ

とを踏まえると、先端抵抗が零となるタイミングにおい

て、プローブ先端近傍の地盤の間隙水圧上昇による剛性

低下が生じたと考えられる。 

3.5.3 定点振動による原位置液状化強度の評価方法 

(1) 偏心ウェイトの遠心力とプローブの慣性力 

振動式コーンからの周辺地盤への作用外力について考

える。図- 3.11は、室内土槽実験における偏心ウェイトの

遠心力とプローブ慣性力の例である。これは、偏心ウェ

イトの交差角を一定として加振周波数を漸増させたもの

であり、遠心力はウェイト交差角と加振周波数 (パルス

計による計測値または加速度波形から算出した瞬間周波

数) に基づき図- 3.2の関係から算出したもの、プローブ

慣性力はプローブに設置した加速度計の計測値にプロー

ブ (図- 3.1 の全体) の質量を乗じて算出した波形の振幅

包絡線を示したものである。図- 3.11より、両者の値のオ

ーダーは同程度であるものの、経時的な増減傾向は必ず

しも一致しないことが分かる。この現象は、次のように

解釈することができる。 

 
図-3.8 模型地盤平面図と定点振動による貫入位置 

 

表-3.2 定点振動による実験ケース一覧 

（上：case3、下：case4） 

case
貫入
位置

載荷方法
ウエイト
交差角

(°)
3-2 ② 定点振動 0
3-8 ⑧ 定点振動 180
3-10 ⑩ 定点振動 0
3-12 ⑫ 定点振動 180

case
貫入
位置

載荷方法
ウエイト
交差角

(°)
4-2 ② 定点振動 0
4-3 ③ 定点振動 180
4-8 ⑧ 定点振動 90
4-9 ⑨ 定点振動 45
4-10 ⑩ 定点振動 135
4-11 ⑪ 定点振動 0
4-12 ⑫ 定点振動 180
4-16 ⑯ 定点振動 0
4-17 ⑰ 定点振動 180
4-18 ⑱ 定点振動 0
4-19 ⑲ 定点振動 0  
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プローブの振動を、偏心ウェイトの遠心力 (入力動) 

に対する応答であると捉えると、その周波数応答特性 

(固有振動特性) は、プローブの質量に起因する慣性力と、

周辺地盤からの反力や接続したロッドからの曲げ抵抗等

の復元力によって決定付けられる。したがって、偏心ウ

ェイトの遠心力に対し、その応答であるプローブ慣性力

は必ずしも一致せず、周辺地盤の剛性等の状態に応じた

振幅の増減や、作用方向のずれ (位相差) が生じる。特

に、周辺地盤への作用外力について考える場合は、プロ

ーブ内部で発生する遠心力よりも、プローブの慣性力に

着目する必要があると考えられる。 

なお、振動式コーンでは、遠心力を一定に保持するこ

とができたとしても、周辺地盤の剛性変化等の影響によ

り、プローブ慣性力を一定に保持することは難しい。し

たがって、試験法としての精度確保の観点からは、周辺

地盤への振動外力を一定とみなすのではなく、変動する

振動外力を計測することと、それに基づいた解釈方法を

構築することが望ましいと言える。 

(2) 定点振動による原位置液状化強度の評価指標に関

する検討 

先端抵抗が零となった時に地盤の剛性低下が生じたと

考えられることから、その時点に振動式コーンが地盤に

作用している力が液状化強度の評価指標になり得ると考

えられる。 

先端抵抗が零となった時点の偏心ウェイトの遠心力、

プローブの慣性力の深さ方向分布を図- 3.12 に示す。凡

例は、「模型地盤の case-偏心ウェ

イトの交差角度」を示している。 

偏心ウェイトの遠心力、プロー

ブの慣性力ともに、模型地盤の相

対密度が大きいほど、また、深度

が深くなるほど大きな値を示す傾

向にある。これらは、液状化強度

（液状化発生に必要な繰返しせん

断応力振幅）の拘束圧依存性を捉

えたものと考えられる。 

10 20 30 40 50
0

0.2

0.4

0.6

0.8

先
端

抵
抗

 q
c(

M
P

a)  プローブ先端： G.L.-0.7m
 プローブ先端： G.L.-1.0m
 プローブ先端： G.L.-1.3m

10 20 30 40 50
0

5

10

間
隙

水
圧

u(
k

P
a)

時間  (s)

10 20 30 40 50
-80

-40

0

40

80

加
速
度

振
幅

(m
/s

2 )

10 20 30 40 50
0

40

80

120

周
波
数

 (
H

z)

10 20 30 40 50
-0.3

-0.2

-0.1

0

0.1

0.2

0.3

変
位

振
幅

(m
m

)

時間  (s)

10 20 30 40 50
0

0.1

0.2

0.3

0.4

0.5

遠
心

力
 (

kN
)

時間 (s)  
図- 3.9 振動コーンの計測結果例（case3-2） 
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図- 3.10 case3-2での地盤内の加速度と過剰間隙水圧比 
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図- 3.11 地中における偏心ウェイトの遠心力とプローブの慣性力 
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先端抵抗が零となった時点の偏心ウェイトの遠心力は、

地盤の相対密度、プローブ先端位置の深度ごとに見ると、

大きくばらついている。一方、先端抵抗が零となった時

点のプローブの慣性力は、地盤の相対密度、プローブ先

端位置の深度ごとに、同程度の値となっている。 

これらの結果から、プローブの慣性力が周辺地盤に作

用する荷重・応力と関連が深いことを示していると考え

られ、振動式コーンを用いた原位置液状化強度の評価方

法の一案として、先端抵抗が零となった時点のプローブ

の慣性力に着目する方法が考えられる。 

3.6 定点振動と振動貫入の得失 

振動式コーンの検証実験として、定点振動と振動貫入

による試験方法で室内土槽実験を行った。どちらの試験

法に置いても、地盤の剛性低下が確認され、原位置液状

化試験としての利用可能性が示唆された。それぞれの試

験方法の手法とメリット、デメリットを表- 3.3 に示す。

それぞれの手法について、メリット、デメリットがある

が、特に地盤の剛性低下を明確に捉えられること、設計

等の実務での利用しやすさ等を考慮すると、定点振動で

の試験法が望ましいと考える。 

表- 3.3 定点振動と振動貫入の手法とメリット・デメリット 

載荷方法 定点振動 振動貫入 

載荷方法 

の概要 

・ 一定の深度で遠心力（周波数）を漸増させながら振

動させる方法 

・ 1本の貫入孔で所定の深度毎に振動を実施 

・ 一定の振動強さ（回転周波数、遠心力）で振動させ

ながら貫入する方法 

・ 静的貫入とセットで実施するため、2本以上の貫入を

実施 

液状化強度

の評価指標 

・ 先端抵抗が零となった時点のプローブ慣性力 ・ 静的貫入と振動貫入の先端抵抗の比等 

メリット ・ 先端抵抗の低下（剛性低下）を明確に検出でき、か

つその時点のプローブから周辺地盤への作用外力

を把握可能 

・ 一定深度で振動させるため、地層（土の性状）の変

化の影響を1本の貫入孔で試験を行うため、作業効

率がよい 

・ 1.0m間隔程度で指標を得ることができるため、設計

への反映が容易 

・ 液状化強度の深さ方向分布の分解能が高い 

・ 先端抵抗の低下度を評価指標としており、結果の整

理が容易 

デメリット ・ 一定深度での計測となるため、振動貫入に比べる

と、液状化強度の深さ方向分布の分解能が低い 

・ 振動強さが安定しなかった場合、試験結果に誤差が

生じる可能性がある 

・ 静的貫入と合わせて2本以上の貫入が必要となり、

定点振動と比べ作業効率が悪い 

・ 静的貫入と振動貫入で貫入位置が異なるため、地層

構成の差異の影響を受ける 

・ ロッドの継ぎ足しの際、計測データに不連続が生じ

る 
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図- 3.12 先端抵抗が零となった時点の偏心ウェイトの

遠心力とプローブの慣性力の深さ方向分布 
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3.7 波動の影響範囲 

振動式コーンが影響を及ぼす地盤の空間スケールとそ

の影響要因を把握するため、プローブが発振する波動の

周辺地盤への影響範囲を簡単な式から概算するとともに、

実験結果と比較する。 

ここでは水平面内の2次元波動場を考え、プローブ・

地盤間の接触面から伝達する単位面積あたり波動エネル

ギーE0、およびその総和 (円周方向積分値) W0 = 2r0・E0 

が半径方向に伝播する際の距離減衰比を概算する。なお、

r0 はプローブの半径である。波動エネルギーの距離減衰

の要因としては、半径方向へのエネルギーの拡散による

もの (幾何減衰) と、地盤材料内部のエネルギー損失に

よるもの (内部減衰) が考えられる。そこで、プローブ

中心から距離 rの位置での波動エネルギーの総和W(r)が

内部減衰のみにより距離減衰を生じると仮定するととも

に、周辺地盤を一様な非粘性 Voigt 体とみなし、次式で

与える。 

 W(r) = e-2(r-r0)・W0 = 2r・E(r)   (3.1) 

  = (/c’)・tan(/2)    (3.2) 

 c’ = c / (cos)1/2 / cos(/2)   (3.3) 

  = 2h     (3.4) 

E(r)は位置 rにおける単位面積あたり波動エネルギー、
は円振動数、c、hはそれぞれ土の波動伝播速度、減衰定

数である。このとき、プローブ表面からの単位面積あた

り波動エネルギーの距離減衰比E(r) / E0は次式により算

出される。 

 E(r) / E0 = (r0 / r) e-2(r-r0)   (3.5) 

内部減衰がない場合 (h=0%) と内部減衰が大きい場

合 (f=180Hz、c=20m/s、h=15%) の 2 とおりについて、

距離減衰比の計算結果を図- 3.13 に示す。内部減衰が大

きいケースは、加振周波数が最大で、かつ、周辺地盤が

液状化した極端な状態を想定したものである。この図か

ら、内部減衰の影響も認めら

れるものの、支配的となるの

は幾何減衰であると考えられ

る。 

検証のため、室内土槽実験

におけるプローブおよび周辺

地盤で計測された加速度の振

幅包絡線を図- 3.14 に示す。

プローブの加速度に対応した

増加が認められるのはプロー

ブ中心から半径r=50mmおよ

び158mmの位置までであり、

354mm 以上の位置ではほと

んど反応が見受けられない。このデータから確認される

波動の到達距離は最大でプローブ半径の7倍程度である。

ケースによりばらつきが大きいものの、プローブに対す

る地盤の加速度振幅の比は r=50mm および 158mm の位

置でそれぞれ 0.1～0.6 倍および 0.05～0.4 倍程度であり、

図- 3.13に示した関係と概ね整合している。 

上述のように幾何減衰の影響が支配的であるとすれば、

式(3.5)からは、周辺地盤への波動伝播の強さ、さらには

これによる周辺地盤の繰返し応力の大きさが、振動の強

さ、プローブの寸法 r0および距離 r によって概ね決定さ

れ、あまり周波数に依存しないものと類推される。 

3.8 まとめ 

振動式コーンの実証実験の結果、以下の知見が得られ

た。 

(1) 振動貫入により先端抵抗が低下し、加速度・変位振

幅が大きくなる傾向が認められた。特に、緩い砂地盤

に強い振動を与えると先端抵抗がほぼ零となり、液状

化が生じているものと考えられる。 
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図- 3.13 距離減衰比の計算結果 
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図- 3.14 土槽実験で計測されたプローブと周辺地盤の加速度振幅 
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(2) 振動貫入では、深さ方向に振動強さ (回転周波数、遠

心力) が安定しにくく、試験結果に誤差が生じる可能

性がある。 

(3) 定点振動により、先端抵抗の低下 (剛性低下) を明確

に検出することができる。 

(4) 定点振動による原位置液状化強度の評価方法の一案

として、先端抵抗が零となった時点のプローブ慣性力

に着目する方法が考えられる。 

(5) 振動式コーンの周辺地盤への影響範囲は、最大でも

プローブ半径の7倍程度である。また、その影響範囲

は、プローブの半径及びプローブからの距離により決

定され、周波数にはあまり依存しないと考えられる。 

(6) 室内土槽実験の結果からは、振動式コーンを用いた 

原位置液状化試験法として、定点振動による試験法が

望ましいと考えられる。 

今後は、実地盤を対象とした検証、先端抵抗が零とな

った時点のプローブ慣性力と地盤の液状化強度の関係を

明らかとし、振動式コーンを用いた原位置液状化試験法

の確立を目指していきたい。 

 

4. 土の液状化挙動のモデル化手法に関する検討 

4.1 はじめに 

東北地方太平洋沖地震で明らかになった液状化判定法

の精度に関する課題8)､9)を踏まえ、前中期計画におけるプ

ロジェクト研究「液状化判定法の高精度化に関する研究」

では液状化抵抗率FLに基づく従来の液状化判定法の部分

的な改良を試みてきた10)が、さらなる合理化の余地が残さ

れているのが現状である。このため、本研究ではさらに

視野を広げ、液状化後の土の変形特性や各種構造物に対

する液状化の影響評価等も含めたFL法の適用限界や改善

点を明らかにすべく、検討を続けているところである。 

これまで、FLに応じた液状化の影響評価法は、過去の

液状化被害事例に対する逆解析や試設計等を経て、結果

的に妥当な構造諸元や評価結果が得られるように構築さ

れてきた例えば11)､12)､13)。しかし、応力安全率に相当する物理

量であるFLは、剛性・強度等の力学定数との直接的な関

係を持つものではない。このため、検討対象とする地盤

において間隙水圧上昇特性、サイクリックモビリティー

の発現の強弱、ひずみ発達特性などの詳細な要素挙動が

把握されたとしても、FL法の枠組みではそれらを影響評

価法に反映させるための方法論がないのが現状である。 

今後、FLに基づく液状化の判定法～影響評価法をさら

に進歩させるためには、被災経験を重視したアプローチ

も重要ではあるものの、力学的な原理に基づくアプロー

チが可能な評価体系を構築していくことも重要である。

例えば、道路橋示方書の液状化判定法において地震動波

形の不規則性の影響を考慮する際に用いられている累積

損傷度法14)､15)を応用し、FLを時々刻々のせん断応力履歴

に応じて変化する土の内部変数として扱うことで、元々

のFLにはない「経時変化」の概念を導入することができ

る。また、谷本ら16)はFLと過剰間隙水圧比、ダイレイタン

シーの関係を定式化する方法を示し、FLと土の力学特性

の関係を直接的に結び付けることができる可能性を示唆

している。このようにしてFLそのものの力学的解釈の深

化、表現能力の向上を図ることができれば、FL法に関す

る今後の発展可能性や適用限界などを議論する上で極め

て有用である。 

そこで、本研究では上述した手法を用いることにより、

FLを指標として多様な土の液状化挙動を評価することの

できる数値モデルの構築を試みた。さらに、提案する数

値モデルによる室内試験データの再現を通じて、検証を

行った結果について報告する。 

4.2 モデルの基本構造 

以降に示す応力は全て有効応力とし、ひずみは微小ひ

ずみとする。また、以降に示す応力、ひずみは全て圧縮

側を正とする。また、テンソル表記の式には総和規約を

適用し、2 階のテンソルijのノルム (=(ijij)1/2) を rと

表記することとする。 

有効応力ij を等方成分 (平均有効応力m) と偏差成分 

(偏差応力) sijに分解して変形する。 
  ijijmijijmij Qs      (4.1) 

ijはクロネッカーのデルタ、Qijは偏差応力比である。同

様に、ひずみklについても等方成分 (体積ひずみ) vと偏

差成分 (偏差ひずみ) eklに分解する。 

 klklvkl e 
3

1
    (4.2) 

式(4.1)および(4.2)の両辺を全微分することで、増分形と

する。 

  d d dij m ij ij m ijQ Q         (4.3) 

 1
d d d

3
kl v kl kle        (4.4) 

以上のように分解された応力成分dm、dQij およびひずみ

成分dv、dekl の関係を個別にモデル化する。 

まず、dQij ・dekl関係とdm・dv関係を個別にモデル化

することとし、次式で表す。 

 d ds
ij ijkl klQ D e     (4.5) 

  d d dc
m v dD       (4.6) 

Ds
ijkl はQij・ekl関係 (土の内部摩擦特性) の接線勾配を表す
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4階のテンソル、Dcはm・v関係 (土の圧縮特性) の接線

勾配を表すスカラーである。圧縮特性を表す式(4.6) では、

ダイレイタンシーd の影響を考慮している。 

ダイレイタンシーdについては、繰返しせん断により非

可逆的に収縮しつづける成分 (負のダイレイタンシー) 

d
c と、半サイクルの載荷・除荷とともに可逆的な膨張・

収縮を生じる成分 (正のダイレイタンシー) d
d の和とし

て表す17)､18)。 

 d
d

c
dd   、 d d dc d

d d d      (4.7) 

非排水条件下での繰返しせん断に対しては、d
cが液状化

の進行を、d
dがせん断変形に伴う有効応力の回復 (サイ

クリックモビリティー) をそれぞれ生じさせることとな

る。 

ここで、負のダイレイタンシーd
cについては、谷本ら16)

の考え方に基づいてFLと関連付けるとともに、累積損傷

度法を用いて数値モデルに導入することを試みた。これ

により、FLを、液状化の進行度合いを表す土の内部変数

として扱うことを意図している。また、以上の扱いから

分かるように、FLは正のダイレイタンシー (サイクリック

モビリティー) の発現有無とは無関係に定義している。こ

の考えに基づき、負のダイレイタンシーの増分ded
cを、簡

易液状化判定法で用いられる地震時せん断応力比Lの増

分dLによって次のように表すこととする。 

 d dc dc
d D L      (4.8) 

Ddcはd
c・L関係 (せん断に伴う収縮特性) の接線勾配を表

すスカラーである。 

一方、正のダイレイタンシーd
dについては、偏差ひず

み増分deklによって次のように表すこととする。 

 d dd dd
d kl klD e      (4.9) 

Ddd
kl はd

d・ekl関係 (せん断に伴う膨張特性) の接線勾配を

表す2階のテンソルである。 

最後に、式(4.5)、(4.6)、(4.8)、(4.9)に示した部分的なモ

デルを式(4.3)に代入することで統合すると、応力増分

dij・ひずみ増分dkl関係を次のように表すことができる。 

    d d d d dc c d s
ij ij ij v d d m ijkl klQ D D e           

         d d d dc dc dd s
ij ij v rs rs m ijkl klQ D D L D e D e       (4.10) 

以上が試作するモデルの基本構造である。以降、Ds
ijkl、

Dc、Ddc、Ddd
klの具体的な定式化の方法を示す。 

4.3 内部摩擦特性 (Dsijkl) の定式化 

土の内部摩擦特性を表すDs
ijklについては、Iaiら19)の双曲

線モデルを多次元空間に拡張して適用することで、簡易

に表現する。双曲線モデルのような1次元モデルを多次元

空間に拡張する方法としては、ひずみ空間における多重

せん断ばねモデル18)20)がよく知られているが、ここでは応

力をベースとしたFLとの相性を考慮し、応力空間上で弾

塑性理論を援用することによって多次元化を図ることと

する。 

その方法の概要は、仮想的な1次元空間における偏差応

力比Q・偏差ひずみe関係を1次元双曲線モデルによって

与えつつ、仮想1次元空間におけるQ およびeを多次元空

間におけるそれぞれQijおよびeklと連動させるというもの

である。なお、Ds
ijklに関する一連の定式化にあたっては、

橋口の下負荷面モデル23)における定式化方法を参考とし

ている。 

4.3.1 仮想1次元空間における双曲線モデル 

Iaiら19)の双曲線モデルは、Hardin-Drnevichモデル21)によ

る動的変形特性 (G/G0・関係、h・関係) を逐次積分型

の数値計算において再現するIshiharaら22)の方法を取り込

み、さらに計算効率の向上を図る形で改良されたもので

ある。 

この方法を用いて、仮想的な1次元空間における偏差応

力比Q と偏差ひずみeの関係を次式により与える。 

        
 1

u

x ru

y f u

x r

e e a e
Q Q a Q

e e a e


 

 

    
  

 (4.11) 

fQ は破壊応力比 (材料定数)、 re は基準偏差ひずみ、 uQ お

よび ue は除荷点におけるそれぞれ偏差応力比および偏差

ひずみ、ax、ayは履歴ループ形状の調整パラメータである。

基準偏差ひずみ re は基準せん断ひずみ r の1/2であり、次

式で表される。 

   02 2r r fe Q     (4.12) 

 0 0 0mG   (4.13) 

0は初期せん断弾性係数比 (材料定数)、G0は初期せん断

弾性係数である。式(4.11)は履歴曲線を表す式であるが、
uQ =0、 ue =0、ax = ay = 1とすると骨格曲線を表す式とな

るため、式(4.11)は骨格曲線と履歴曲線の両者を包括して

いる。 

ax、ayは除荷のたびに更新されるパラメータであり、履

歴曲線が除荷点( uQ 、 ue )および目標点( tQ 、 te )を通過

すること、履歴ループが次のh・関係式を満たすことの2

条件を満たすように決定する。 

 max 1
2 2

t u t u

r r

e e e e
h h

e e

    
       

   

   
   (4.14)  

hmaxは最大履歴減衰 (材料定数)、 te は目標点の偏差ひずみ

である。目標点には過去の最大応答点 (偏差応力比Q お
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よび偏差ひずみeの最大点) を選ぶこととする。 

以下、弾塑性理論を適用するための準備として、偏差

ひずみ増分deを弾性成分d ee と塑性成分d pe に分解して

おく。 

 d d de pe e e     (4.15) 

ここで、偏差応力比増分dQ ・弾性偏差ひずみ増分d ee 関

係を次式で与えると、 

  0d 2 d e
y xQ a a e   (4.16) 

次の偏差応力比増分dQ・塑性偏差ひずみ増分d pe 関係が

得られる。 

  
  

0

2

2
d d

1 1

y x p

u
y f

a a
Q e

Q Q a Q




  
 

 
 (4.17) 

4.3.2 偏差ひずみ増分の分解 

ここから、多次元空間への拡張について考える。まず、

多次元空間における偏差ひずみ増分deijを弾性成分deij
eと

塑性成分deij
pに分解する。 

 d d de p
ij ij ije e e   (4.18) 

弾性偏差ひずみ増分deij
eは式(4.16)と同様の関数形により、

塑性偏差ひずみ増分deij
pは関連流れ則により与える。  

  0d 2 d e
ij y x ijQ a a e あるいは

 0

d
d

2
ije

ij

y x

Q
e

a a
  (4.19) 

 d dp
ij

ij

f
e 







 (4.20) 

dは塑性係数 (非負のスカラー)、fは降伏関数、ijは相対

応力比であり、いずれも後述する。 

4.3.3 破壊曲面 

仮想1次元空間では、偏差応力比Q が超えることのでき

ない上限を破壊応力比 fQ によって与えた。これに対応し、

偏差応力比Qijの各成分からなる9次元空間 (以下、Qij空間

という) においても、状態点Qijが超えることのできない

Q
f

R
fQ

f

～

～

 

図-4.1 骨格負荷面と骨格曲線 

 

図-4.2 履歴負荷面と履歴曲線 
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破壊曲面を次式で定義する。 

 Q fr Q   (4.21) 

ここでの破壊曲面は、簡単のためLode角の影響を無視し、

平面上の円として与えている。 

4.3.4 骨格負荷面 

仮想1次元空間における骨格曲線に対応するものとし

て、Qij空間に次式の骨格負荷面を定義する。 

    p
ijf F e    (4.22) 

  ijf r  、 ij ij ijQ   、   01ij f ijR Q    (4.23) 

 f fF R Q   (4.24) 

ijは相対応力比、ijは異方応力比、Qij0は偏差応力比の初

期値、Rfは破壊曲面に対するQijの近接度合いを表すパラメ

ータ (0≦Rf≦1．以下、破壊曲面到達比と呼ぶ) である。

式から明らかなように、骨格負荷面はRf=1の場合に破壊

曲面と一致する。また、Rf<1の場合の骨格負荷面は、Qij0

を相似中心として破壊曲面と相似な曲面であり、初期異

方性とその消失過程を簡易に表現するため、相似比Rfによ

って等方硬化と移動硬化を同時に表すものとしている。 

Rfの発展則を記述するにあたり、仮想偏差応力比Q と

Rfの関係を次式で表す。 

 f fQ R Q   (4.25) 

これを微分することで、Rfの増分dRfが得られる。 

 d
d f

f

Q
R

Q


  (4.26) 

仮想1次元空間における偏差応力比増分dQ とd pe の関係

を式(4.17)によって与え、1次元モデルと多次元空間にお

ける偏差ひずみ増分、塑性係数dの関係を次式によって

与えることで、骨格曲線を多次元空間に拡張することが

できる。 

 
d

d dp

p

e
e r    (4.27) 

骨格負荷面と骨格曲線の関係に関する概念図を図-4.1に

示す。 

4.3.5 履歴負荷面 

さらに、仮想1次元空間における履歴曲線に対応するも

のとして、次式の履歴負荷面をQij空間に定義する。 

    p
ijf F e    (4.28) 

  ijf r  、 ij ij ijQ   、 

            01 1 u
ij s f ij s ijR R Q R Q      (4.29) 

 s f fF R R Q   (4.30) 

式から明らかなように、履歴負荷面はRs=1の場合に骨格

負荷面と一致するため、式(4.28)～(4.30)は骨格負荷面を包

括している。また、Rs<1の場合の履歴負荷面は、Qij
uを相

似中心として骨格負荷面と相似な曲面であり、誘導異方

性とその消失過程を簡易に表現するため、相似比Rsによ

って等方硬化と移動硬化を同時に表現している。 

Rsの発展則を記述するにあたり、仮想1次元空間におけ

る偏差応力比Q とRfの関係を次式で表す。 

  u f u

fQ Q R Q Q       (4.31) 

なお、状態点Qijが履歴負荷面上に位置する場合はdRf=0と

する。上式を微分することで、Rsの増分dRsが得られる。 

 d
d f f u

Q
R

Q Q





   (4.31) 

そして、偏差応力比増分dQとd pe の関係を式(4.17)、1次

元モデルと多次元空間における偏差ひずみ増分、塑性係

数dの関係を式(4.27)によって与えることで、履歴曲線を

多次元空間に拡張することができる。 

履歴負荷面と履歴曲線の関係に関する概念図を図-4.2

に示す。 

4.3.6 内部摩擦特性に関する部分的な弾塑性構成式 

適応条件式を得るため、式(4.28)を全微分し、 

  d d d d dij ij s f f s f f

ij

f
Q F R R Q R R Q




   


   (4.32) 

式(4.19)、(4.20)を代入して展開すると、次式が得られる。 

 02 d d dy

ij h

ij x ij

af f
e M

a
  

 
  

     
 (4.33) 

 d d

dd
ij f

h s f p

ij f

Rf Q
M R Q

R eQ




 
     


 

 

       
d d

dd
ij s

f f p

ij s

f R Q
R Q

R eQ




 
     


 

 (4.34) 

Mhは硬化係数である。ただし、状態点Qijが骨格負荷面上

に位置する場合 (Rs=1) はd dsR Q =0、履歴負荷面上に位

置する場合 (Rs<1) はd dfR Q =0であり、式(4.23)または

(4.29)より降伏関数fの偏微分は次式となる。 

 ij

ij

f

r








 (4.35) 
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このMhを用いれば、塑性係数dが次式のように定まり、 

 
   01 2

ij ij

h x y

de
d

M a a r








 (4.36) 

次式のdQij・dekl関係および接線勾配Dijkl
sが得られる。 

 
   0 2

0

d 2 d
1 2

y ij kl

ij ik jl kl

x h x y

a
Q e

a M a a r

 
  



 
  
  

 

     ds

ijkl klD e  (4.37) 

負荷基準LCは次式で与えられ、  
 dij ijLC e  (4.38) 

LC>0の場合は塑性負荷、LC=0の場合は中立、LC<0の場

合は除荷と判定することができる。 

4.3.7 地震時せん断応力比L 

簡易液状化判定法と対応させる形で負のダイレイタン

シーd
cを与えるため、地震時せん断応力比Lの定義につ

いて考える。後述のように累積損傷度法 14)､15)を用いるこ

とを考えると、多次元の偏差応力比Qijに対してゼロクロ

ス判定を行うことは容易でない。そこで、1 次元モデル

における状態変数Q を用いて、L を次式で与えることと

する。 

 
0 02

m

m m

Q
L

 
 

 


 (4.39) 

両辺を微分すると、Lの増分dLは次式により得られる。 

 d d m

m

L
L 


  

 
   

0

1 1 d d
1 d

d d2

u u
o s om

rspu u
rsf fm

R R Q R Q Q
e

e eQ Q R Q Q

 


      
   

  
    

 (4.40) 

d/dersは、式(4.36)を変形した次式により与える。 

 
  0

d 1

d 1 2
rs

rs h x ye M a a r

 





 (4.45) 

式中に現れた平均有効応力増分 dmの扱いについては後

述する。 

4.4 圧縮特性 (Dc) の定式化 

土の圧縮特性に関する古典的かつ簡易な近似式として、

間隙比e・平均有効応力の対数lnmの関係を線形とみなす

方法がある。これにダイレイタンシーdの影響を加味する

と、次式が得られる。 

 
00

ln
1 m

m
dv e 





  (4.46) 

は圧縮指数 (材料定数)、e0 は初期間隙比 (材料定数)

である。両辺を微分して変形することで、次式が得られ

る。 

    01
d d d d dc

m m v d v d

e
D     




     (4.47) 

ここでは、土の圧縮特性を表す接線勾配Dcを上式で近

似的に与えることとする。 

4.5 負のダイレイタンシー(ddc)の定式化 

4.5.1  液状化抵抗率FLと液状化強度曲線、繰返し回数

比RNの関係 

ここでは、実務的に用いられている液状化抵抗率FLを

数値モデルに組み込むため、FLの定義とあわせて、累積

損傷度法によりFLの経時変化を得る方法を示す。 

土に作用する繰返し応力比の時刻歴をL(t)とし、その最

大値をLmax とする。これに対し、液状化抵抗を表す動的

せん断強度比Rは、ちょうど液状化が生じるように振幅調

整された時刻歴c・L(t) (ただし、cは定数) の最大値c・Lmax

として定義される。これらを用いると、FL は次式により

表される。 

 c
L

cL

L

R
FL 

max

max  (4.48) 

つまり、土にちょうど液状化が生じるように求めた定数c

は、FLそのものである。 

ここで、液状化強度曲線 (繰返し応力比CSRと液状化発

生に要する繰返し回数Nclの関係) を、一般的な形として

関数fで表す。 

  clNfCSR 、  CSRfNcl
1  (4.49) 

また、土が振幅CSRの応力比をNc回受けたときの液状化

発生度合いを表す状態変数として、次の繰返し回数比RN

を定義する。 

  CSRf

N

N

N
R c

cl

c
N 1

  (4.50) 

RN は初期状態 (載荷前) で0、液状化に達したときに1を

とる。半サイクル (Nc = 1/2) の応力比に対するRNの増分

RNは次式により表されるため、 

 

図-4.3 液状化強度曲線と液状化抵抗率FL、 

繰返し回数比RNの関係 

 



4 インフラ施設の地震レジリエンス強化のための耐震技術の開発 

16 
 

  CSRfN
R

cl

N 12

1

2

1


  (4.51) 

RN を次のように書き直すことができる。 

  
  







m

j
j

m

j

j

NN CSRf
RR

1
1

1 2

1
 (4.52) 

この式を用いると、応力振幅CSR(j)が不規則な場合でもRN

を求めることができる。なお、上式から明らかなように、

RNは累積損傷度DIと同義である。 

次に、累積損傷度法 (半パルス法) に基づくFLの算出

方法を示す。まず、時刻歴L(t) から、ゼロクロス区間ご

とのピーク値の絶対値を抽出することで、半パルス列 Lj 

(j = 1、 2、 …、 n) に変換する。このとき、Ljのうち j=1

～m (≦n) が作用したときのRNが、式(4.52)により得られ

る。そこで、定数FLを用いて、ちょうど液状化が生じる 

(RN = 1) ようにLjを振幅調整する。すなわち、 

    1
2

1

1
1







m

j
j

L LFf
 (4.53) 

式(4.53)を満たすように求めたFLが、半パルス列Lj (j = 1、 

2、 …、 m) に対する液状化抵抗率である。m=1～n の

各状態に対してFLを求めれば、FLの経時変化が得られる

こととなる。 

本研究では、液状化強度曲線を表す関数 f として、次

式を用いることとする。 

     b

crcc NNaNf  、     b

cr aCSRNCSRf 11    (4.54) 

aは液状化強度比の代表値、bは logCSR・logNcl関係の勾

配、 Ncrは基準繰返し回数 (一般的にNcr=20) であり、い

ずれも材料定数である。これをそれぞれ式(4.52)、(4.53) 

に代入すると、繰返し回数比 RNと液状化抵抗率 FLが次

式により表されることとなる。 

   



m

j

bj

cr

N aL
N

R
1

1

2

1
、 

   1
1

2
b

m b
j b

L cr N
j

F N L a R 



 
  
 

  (4.55) 

このように、式(4.54)を用いた場合、FLと RNは一意的

な関係を持つこととなる。 

4.5.2 過剰間隙水圧比Ruと繰返し回数比RNの関係 

応力振幅一定の繰返し非排水せん断試験で得られる過

剰間隙水圧比Ruの時刻歴より、半サイクルごとにRuの最

大値を求め、さらに繰返し回数NcをNclで正規化すると、

図-4.4のような過剰間隙水圧比Ruと繰返し回数比RNの関

係 (図中のSite-B、Site-Cおよび豊浦砂) が得られる。なお、

半サイクルごとにRuの最大値を求めるという操作は、サ

イクリックモビリティー (または正のダイレイタンシー) 

の影響が解消されたタイミングにおける過剰間隙水圧比

を抽出することを意味している。 

ここでは、初期液状化の後 (RN≧1) においても微小な

有効応力が残存するものと仮定し、Ru・RN関係式 (以下、

水圧上昇曲線と呼ぶ) を次式で与えることとした。 

  
 
 

1

2

max max

1

1

p

ur N N

u p

u u ur N N

R R R
R

R R R R R

     
 (4.56) 

p1は初期液状化前の水圧上昇指数 (材料定数)、p2は初期

液状化後の水圧上昇指数、Rur は基準過剰間隙水圧比、

Rumaxは過剰間隙水圧比の上限値である。上式による過剰

間隙水圧比 Ruは、初期液状化時 (RN=FL=1) に Ru=Rurと

なり、その後は Ru=Rumaxに漸近する。すなわち、本モデ

ルでは過剰間隙水圧比Ru = Rurを初期液状化の到達基準

としている。 

なお、p2は次式により与えることとする。 

 2 1

max

ur
p

u ur

R
p n p

R R



 (4.57) 

npは水圧上昇指数比 (材料定数) であり、np=1とした場

合はRN=1前後における水圧上昇曲線の接線勾配が連続と

なる。 

4.5.3 ダイレイタンシーdc と過剰間隙水圧比 Ru の関

係 

繰返し非排水せん断による過剰間隙水圧の発生は、ダ

イレイタンシーと圧縮特性の重ね合わせによって説明さ

れる。圧縮特性の定式化は式(4.46)に示したとおりである

が、特に、非排水条件 (v≒0) で、正のダイレイタンシ

ーが解消された状態 (d
d=0) を考えると、負のダイレイタ

ンシーd
cと過剰間隙水圧比Ruの関係を次式で表すことが

できる。 

 














um

mc
d Ree 1

1
ln

1
ln

1 000



  (4.58) 

ところで、前述した過剰間隙水圧比の上限値Rumaxにつ
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式(15)  (p1=1, np=1, Rur=0.950, Rumax=0.995)

 

図-4.4 過剰間隙水圧比Ruと繰返し回数比RN  

の関係 24)に加筆 
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いては、室内試験により精度よく把握することが困難で

あるため、これに対応するものとして次の収縮限界ひず

みd
clを定義し、d

clを材料定数として扱うこととする。 

 











max0 1

1
ln

1 u

cl
d Re

  (4.59) 

近年の研究では、不攪乱試料とその再構成試料におい

て、液状化後の体積収縮量の大きさに著しい差異が現れ

る26)27)ことが明らかにされつつある。また、弱齢の埋立地

において著しい噴砂が生じやすい傾向は、地震後におけ

る弱齢の地層の余剰水量 (=土の体積収縮量) が多いこと

と対応すると考えられることから、d
cl によって年代効果

の影響を表現できる可能性が考えられる。 

4.5.4 FLと負のダイレイタンシーdcの関係 

液状化強度曲線、水圧上昇曲線、圧縮曲線をそれぞれ

式(4.54)、(4.56)、(4.58) により与えることで、FL～RN～Ru

～d
cの関係を関連付けることができた。そこで、パラメ

ータb、p1、np、e0、、d
clについて、数通りの値の組合せ

を与えてFL・d
c関係を試算すると、図-4.5 (a)のような関係

が得られる。同図(b)には、きれいな砂に関する数多くの

室内試験データに基づいて提案されたIshihara & 

Yoshimine25)のチャートを示すが、FLが1を下回ったあたり

からダイレイタンシーが急増する傾向や、その後にダイ

レイタンシーの増加が鈍くなり概ね上限を示す傾向を、

式(4.55)、(4.56)、(4.58)の組合せによってよく表現するこ

とができていることが分かる。 

なお、負のダイレイタンシーの増分dd
cは、式(4.55)、

(4.56)、(4.58)の微分を用いて次式のように算出される。 

 0d d dc dc dc

d mD L D     (4.60) 

 d d d

d d d

c
dc d u N

u N

R R
D

R R L


  (4.61) 
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2 max
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u ur N NN
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p R R R RR



 

    
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 1 1

d

d 2

b

N

cr

L aR

L abN



  (4.62) 

4.6 正のダイレイタンシー(ddd)の定式化 

井合ら18)は、Cam-clayモデルのストレス・ダイレイタン

シー関係式のうち応力比比例項を用いて、正のダイレイ

タンシーを定式化した。ここでは、井合らの考え方を踏

襲しつつ、異方性を考慮した関口・太田モデルのストレ

ス・ダイレイタンシー関係式から、正のダイレイタンシ

ーを次式で与えることとする。 

 d dijd d d rs rs
d d d pt ij

Q
b c Q e

r r 


 

   
 
   ( 0rs rs

pt

Q
Q

r


  ) 

 d dijd d rs rs
d d ij

Q
c e

r r 

            ( 0rs rs
pt

Q
Q

r


  ) (4.63) 

ptQ は変相応力比(材料定数)、bd
d、cd

dは正のダイレイタ

ンシーの調整パラメータである。式(4.62)のうち、1つ目

は変相線到達前、2つ目は変相線到達後に適用することを

意図している。 

変相線到達前の式は、変相時(Q = ptQ )に膨張が解消さ

れる(d
d = 0)ようにパラメータbd

d、 ptQ を加えたものであ

り、室内試験で見られるような自然な逆S字状の応力・ひ

ずみ関係を得ることを意図したものである。パラメータ

bd
dは、変相時(Q = ptQ )にちょうどd

d=0となる条件を満た

すように、次式で与える。 
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           (a) 提案式による試算結果      (b) Ishihara & Yoshimineの試験結果 25) 

図-4.5  FLと負のダイレイタンシーd
cの関係 
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du

d d
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X


 、 

    d u u

d pt ptX c Q Q e e  
     

      ln 1
u u

pt pt

x y f r

x r x r

e e e e
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a e a e

             

    
 

 (4.64) 

d
duは除荷時点における正のダイレイタンシー(≦0)であ

る。 pte は変相時の偏差ひずみであり、次式により算出す

ることができる。 

 
 0

1

1

u

pt ux
pt u

y pt y f

Q Qa
e e

a Q Q a Q


 
 

 
     (4.65) 

式(4.64)、(4.65)を用いて、除荷時点における正のダイレイ

タンシーd
du、せん断応力比 uQ 、偏差ひずみ ue 等に基づ

いてbd
dを定めることとする。パラメータcd

dについては一

定値(材料定数)とする。 

正のダイレイタンシーのd
dは、式(4.63)により得られた

増分dd
dを逐次積分することで求める。 

4.7 個々の関係式の統合 

以上に示した部分的なモデルを統合するにあたり、平

均有効応力増分dmについて書き下すと、 

  d d d dc c d
m v d dD       
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 

 (4.66) 

右辺第3項にもdmが現れる。そこで、右辺第3項を左辺に

移項して整理すると、次のように書くことができる。 

 d
d d
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c
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A e
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 (4.67) 
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 (4.68) 

これを用いると、次の弾塑性構成式を導くことができる。 
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      dijkl klD   (4.69) 
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c
dd
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A e

D D
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 

 

     (4.70) 

負荷判定により載荷と判定された場合は、式(4.69)によ

り応力増分dijを求める。中立または除荷と判定された場

合は式(4.70)のDijklの代わりに次の弾性構成マトリックス

De
ijkl を用いて応力増分dijを求める。 

  0 0
2

3
e c
ijkl m ij kl m ik jl il jkD D               

 
(4.71) 

また、除荷と判定された場合は、新たな履歴負荷面を

生成することとする。 

4.8 堆積年代の異なる砂質土に関する試算 

以上に示した数値モデルを検証するため、室内試験デ

ータを対象とした試算を行う。ここでは、関東地方で得

られた原位置試料のうち、沖積層から採取された試料

4-2-3と河川堤防の堤体下部で採取された試料9-2-1に関す

る繰返し非排水三軸試験結果6)を対象とする。なお、前節

までで示した数値モデルは単純せん断モードを対象とし

たものであり、比較対象とする室内試験についても単純

せん断モード(繰返し中空ねじり試験等) で実施されたも

のであることが望ましい。しかし、本研究で着目する多

種多様な実地盤材料 (原位置採取試料) については、供試

体作製の難しさの問題からそのようなデータの蓄積が少

ない。したがって、室内試験で得られた軸差応力d、軸

ひずみaをそれぞれせん断応力 (=d/2)、せん断ひずみ 
(=1.5a) に換算し、数値計算と比較することとした。 

いずれも細粒分含有率FC=15～25%程度で非塑性のシ

ルト質砂である。50%粒径D50は試料4-2-3で0.128～0.136 

mmであるのに対し、試料9-2-1は0.167～0.316mmとやや粗

いものも含まれている。繰返し三軸強度比 (軸ひずみ両振

幅DA=5%、繰返し回数20回) は試料4-2-3で0.143、試料

9-2-1で0.129と同程度である。 

これらに対する数値モデルの材料定数の一覧を、設定

 

表- 4.1 材料定数の設定 
試料4-2-3
(沖積層)

試料9-2-1
(盛土材)

設定方法

e 0 0.909 0.999 液状化試験前の圧密記録

 0.0175 0.0174 液状化試験前の圧密記録

 0 468 542 微小繰返し載荷

0.821 0.842 ストレスパスから読み取り

h max 0.35 0.35 動的変形特性 (排水条件) の一般値

a 0.131 0.145 液状化強度曲線のフィッティング

b 0.251 0.094 液状化強度曲線のフィッティング

p 1 0.8 0.8 水圧上昇曲線との整合性確認

p 2 0.25 0.25 水圧上昇曲線との整合性確認

d
cl 0.0287 0.0457 液状化試験後の再圧密記録

0.437 0.598 ストレスパスから読み取り

c d
d 0.32 0.32 試行錯誤

材料定数

圧縮特性

内部摩擦特性

負のダイレイ
タンシー

正のダイレイ
タンシー

fQ
~

ptQ
~
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方法とあわせて表- 4.1に示す。ここで、いずれの試料も、

FL=1に対応する基準過剰間隙水圧比Rur=0.95、基準繰返し

回数Ncr=20としている。液状化試験データに基づく直接的

な設定が困難なパラメータcd
dについては前述した要領で

試行錯誤的に設定し、感度の鈍いhmaxは一般値を基に設定

したが、その他のパラメータは全て液状化試験データと

微小繰返し載荷、圧密記録に基づいて直接的に設定した。

表- 4.1より、両試料で圧縮特性、内部摩擦特性、水圧上昇

曲線に関するパラメータが同程度であるのに対し、液状

化強度曲線の勾配 (b) と液状化後の再圧密ひずみ (d
cl) 

が大きく異なることが特徴的である。 

まず、各試料 (それぞれ4供試体) の試験データから、

同程度の繰返し応力比が設定されていた2つの供試体に

着目して、時刻歴およびヒステリシスを比較したものを

図- 4.6に示す。最初に2供試体の室内試験結果を比較する

と、繰返し回数5～7回でひずみが急増し始める点は共通

しているが、DA=15%までに要する繰返し回数が著しく異

なること、すなわち、ひずみ発達速度が大きく異なって

いることが分かる。特に、沖積層から採取された試料4-2-3

においてひずみの発達が鈍い傾向は、年代効果の影響を
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(b) 試料9-2-1 (供試体番号：2) 

図- 4.6 代表供試体に関する試験結果と計算結果の比較 
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図- 4.7 液状化強度曲線 
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表している可能性が考えられる。 

これに対し、数値計算の結果は、ひずみ発達速度の差

異を良好に再現していることが分かる。過剰間隙水圧の

時刻歴も良好に再現されているが、これは、過剰間隙水

圧比で定義した液状化強度曲線のフィッティングにより

パラメータa、bを設定していることから、当然の結果で

ある。 

なお、図- 4.6に併記しているように、数値計算の結果と

してFLが時刻歴として算出されている。また、いずれの

供試体についても、FLが1.0に到達すると同時に過剰間隙

水圧比が1.0付近 (実際には0.95) まで上昇し、同程度のタ

イミングでひずみが急増し始めていることが分かる。こ

のことは、FLが土の内部変数として機能していることを

意味している。 

次に、室内試験と数値計算による液状化強度曲線を図- 

4.7に示す。なお、試料4-2-3に対する計算においては、

CSR<0.2の場合に繰返し回数500回以下の範囲で両振幅せ

ん断ひずみDA=15%に達しなかった。パラメータa、bを試

験データに基づいて設定したものの、過剰間隙水圧比

Ru=0.95までに要する繰返し回数を全供試体について再現

できていないことから分かるように、原位置試料の各供

試体がばらつきを有する中で、全供試体の試験データを

再現することは難しい。実際のところ、本報に示す数値

計算では図- 4.6に示す代表供試体の挙動の再現性を重視

して材料定数を設定したため、液状化強度曲線の形で俯

瞰的に見ると再現性が高いとは言い難い。しかしながら、

DA=1.5～15%に関する曲線の間隔、すなわちひずみ発達

速度については、両試料の違いを定性的に表現すること

ができている。 

材料定数の設定によっては、液状化強度曲線をより精

度よく再現することも可能であるが、その場合は個々の

供試体に関する試験データの再現性が低下する。これは、

原位置採取試料を対象とした液状化試験法が有する根本

的な問題として指摘することができる。 

最後に、表- 4.1の材料定数を用いて、式(4.55)、(4.56)

および(4.58)により液状化抵抗率FL、過剰間隙水圧比Ru、

負のダイレイタンシーd
cの関係を算出した結果を図- 4.8

に示す。同図左では、拘束圧の低下度合いがよく分かる

ように(1–Ru)を対数軸上で表示している。試料9-2-1(盛土)

に比べると、試料4-2-3(沖積層)は液状化の進行(FLの低下)

に伴う拘束圧の低下と負のダイレイタンシーの進展が鈍

い傾向が、数値モデルにより表現されていることが分か

る。本モデルによって液状化後のひずみ発達速度の差異

が表現されたのは、このためである。また、表- 4.1から分

かるように、これらの差異を決定付けたのは液状化後の

再圧密体積ひずみ(d
cl)と液状化強度曲線の勾配(b)の両試

料における違いである。 

なお、近年の研究26)､27)では、年代効果の有無によって

液状化後の再圧密体積ひずみの大きさが明瞭に異なる傾

向が確認されている。この事実に照らして考えると、本

報に示した2試料の土においても、負のダイレイタンシー

の累積量の差異が年代効果に起因している可能性があり、

これが非排水条件下における初期液状化後のひずみ発達

速度の差異として表れたものと解釈することができる。

また、この解釈が正しければ、年代効果の影響を考えて

いく上で、初期液状化状態への到達 (FL=1、あるいは

DA=5%) の有無よりも初期液状化後の変形特性に着目す

ることの重要性を指摘することができる。以上のように、

FLという指標を介することで、土の詳細な液状化挙動を

説明されたことは、FLに基づく液状化の判定法～影響評

価法の今後の発展可能性を示唆する重要な知見であると

言える。 

4.9 粘性土に関する試算 

続けて、典型的な粘性土の繰返し非排水三軸試験結果

として、関東地方で得られた原位置試料6)のうち、埋立粘

性土から採取された試料13-1-1における代表供試体（繰返

し応力比CSR=0.294）の試験結果の時刻歴及びヒステリシ

スを図- 4.9に示す。軸差応力d、軸ひずみaは、それぞれ

せん断応力 (=d/2)、せん断ひずみ (=1.5a) に換算して

示している。なお、試料13-1-1の主な物理特性は、細粒分

含有率FC=99%程度、50%粒径D50=0.0615～0.0111mm、塑

性指数Ip=35.7～49.7、繰返し三軸強度比 (軸ひずみ両振幅

DA=5%) RL20=0.477であった。 

まず、試験結果の時刻歴を見ると、載荷開始直後から

試験終了まで徐々にひずみが発達し、液状化の発生基準

とされるDA=7.5%に到達しているが、過剰間隙水圧比は

最大でもu/’c=0.7程度と低い。このため、応力・ひずみ

関係において接線勾配が極端に低下する領域が現れない
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という点が、典型的な砂の液状化挙動とは異なる。この

ため、塑性の高い粘性土を判定対象外とする現在の液状

化判定法の扱いには、一定の合理性があると言える。一

方で、繰返しせん断試験におけるひずみ振幅のみに着目

した液状化発生基準には、再考の余地があると考えられ

る。 

次に、数値計算に用いた材料定数の一覧を設定方法と

合わせて表- 4.2に示す。材料定数は、可能な限り、室内試

験の結果から直接的に設定している。FL=1に相当する基

準過剰間隙水圧比Rurは、DA=7.5%相当のひずみが生じた

時の過剰間隙水圧比を基にRur=0.6としている。室内試験

の結果からも論述したように、粘性土のパラメータとし

て、初期せん断弾性係数比が0=211と低いこと、負のダ

イレイタンシーの最大値d
cl=0.0274に対して圧縮指数が

=0.061と大きいことが特徴的である。 

再現計算の結果を室内試験の結果と合わせて図- 4.9に

示す。室内試験結果に基づいてパラメータを設定した結

果、数値計算により、ひずみの発達速度や過剰間隙水圧

の時刻歴、応力・ひずみ関係に見られる接線剛性の低下

度合いといった粘性土の繰返しせん断挙動の特徴が良好

に再現されていることが分かる。 

前節に示した砂質土と本節における粘性土の材料定数

を比較すると、粘性土の繰返しせん断挙動を特徴付ける

要因は、①初期せん断剛性が低いこと、②負のダイレイ

タンシーの累積量に対して圧縮性が高いことにある。初

期せん断剛性が低いことは、過剰間隙水圧の上昇が鈍い

にも関わらず液状化発生基準とされるひずみに容易に到

達する結果をもたらしていると考えられる。また、負の

ダイレイタンシーの累積量に対して圧縮性が高いことは、

過剰間隙水圧の上昇が鈍く、顕著な剛性低下が生じにく

いことと関連していると考えられる。 

以上のように、本モデルのような表現方法を適用すれ

ば、多種多様な土の繰返しせん断に対する変形特性を統

一的かつ合理的に説明することができる。一方、ひずみ

振幅のみによって液状化の発生有無を判定する繰返しせ

ん断試験の液状化発生基準には再考の余地があると考え

られる。 

4.10 まとめ 

本研究では、FLに基づく液状化の判定法～影響評価法

の発展可能性を明らかにすることを目的として、FLを指

標とした土の液状化挙動に関するモデル化手法について

検討を行った。得られた知見をまとめると、次のとおり

である。 

(1) 液状化強度曲線、水圧上昇曲線、圧縮曲線を組み合

わせることで、FL と負のダイレイタンシーd
c の関

係を定式化した。さらに、双曲線モデル等の比較的

単純な関係式を組み合わせることで、FLを指標とし

た土の液状化挙動に関する数値モデルを構築した。 

(2) 同程度の繰返し三軸強度比 RL を有する堆積年代の

異なる砂質土の原位置試料の液状化試験データを

対象として数値モデルによる試算を行った結果、両

試料におけるひずみ発達速度の差異を再現するこ

とができた。試算は、液状化試験等の結果からなる

べく多くの材料定数を直接的に設定した上で実施

したものであり、液状化後の再圧密ひずみと液状化

強度曲線の勾配が、ひずみ発達速度の差異を特徴付

ける要因となった。 

(3) 細粒分が多く高塑性の粘性土では、繰返し非排水せ

ん断に対して載荷初期からゆるやかにひずみが発

表- 4.2 材料定数の設定 
試料13-1-1
(粘性土)

設定方法

e 0 1.905 液状化試験後の圧密記録

 0.061 液状化試験後の圧密記録

 0 211 微小繰返し載荷

0.991 ストレスパスから読み取り

h max 0.35 動的変形特性  (排水条件) の一般値

a 0.468 液状化強度曲線のフィッティング

b 0.119 液状化強度曲線のフィッティング

p 1 0.8 水圧上昇曲線との整合性確認

p 2 3.7 水圧上昇曲線との整合性確認

d
cl 0.0274 液状化試験後の再圧密記録

0.598 ストレスパスから読み取り

c d
d 0.32 試行錯誤

正のダイレイ
タンシー

材料定数

圧縮特性

内部摩擦特性

負のダイレイ
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達し、砂の液状化の発生基準に相当するひずみが生

じうるものの、過剰間隙水圧の上昇が鈍く、応力・

ひずみ関係において接線剛性が極端に低下する領

域が現れない。このような粘性土の繰返しせん断挙

動は、初期せん断剛性が小さいこと、負のダイレイ

タンシーの累積量に対して圧縮性が高いことに起

因するものと考えられる。 

以上より、構築した数値モデルを用いることで、多種

多様な土の繰返しせん断挙動を良好に再現できることが

確認された。このことは、土質や堆積年代の異なる多様

な土の液状化特性を統一的に表現できる可能性を示唆し

ている。 

 

5. まとめ 

本研究は、多様な土質、地質構造を有する地盤を対象

として液状化発生予測の精度を高めるとともに、液状化

に対する各種構造物の耐震性能をより的確に評価する方

法を確立することを目的として実施するものである。 

平成28～30年度の取り組みをまとめると、以下のとお

りである。 

1) 白川堤防で得られた2016 年 (平成28 年) 熊本地震に

おける地震動、間隙水圧の記録に対し、過年度に提案

した地中せん断応力の推定手法および液状化強度曲線

の同定手法を適用することで、火山灰質砂の原位置液

状化強度に関するデータを取得した。逆算された繰返

し三軸強度比RL は前震で 0.354、本震で0.324 とよく

似た値を示しており、N値に基づくRLの推定値に比べ

ると大きな値が得られた。各種構造物の耐震性評価に

おいて、地中深部の液状化は大きな影響を及ぼすこと

が多いことから、本記録は合理化を図る上での重要な

情報を与えている可能性が考えられるため、今後引き

続き分析を進めていきたい。 

2) 土の原位置液状化強度を直接的に評価することを目

的とした原位置液状化試験法（振動式コーン）に関す

る機器製作を行い、室内土槽実験によりその適用性を

検証した。その結果、定点振動による試験法の有用性

が確認された。また、評価方法の一案として、先端抵

抗が零となった時点のプローブ慣性力に着目した評価

手法が有用であると考えられる。今後は、振動式コー

ンを用いた原位置液状化試験法の確立に向けて、実地

盤での適用性検証および先端抵抗が零となった時点の

プローブ慣性力と土の液状化強度の関係を明らかにす

る必要がある。 

3) 多様な土の液状化挙動 (要素挙動) と各種構造物の地

震時挙動の関係を明らかにすることを目的として、液

状化抵抗率FLと関連付けつつ、多様な土の液状化挙動

を表現しうる土の繰返しせん断モデルを試作した。ま

た、試作したモデルを用いて、原位置試料のうち、堆

積年代の異なる砂質土、典型的な粘性土の繰返し非排

水三軸試験結果の再現計算を行った。その結果、様々

な種類の土の繰返しせん断挙動を良好に再現できるこ

とが確認された。これらは、土質や堆積年代の異なる

多様な土の液状化特性を統一的に表現できる可能性を

示唆している。今後は、要素レベルあるいは境界値問

題 (模型実験、被災事例等) を対象とした検証を引き

続き行うとともに、地盤調査・室内試験に基づく材料

定数の設定方法や液状化の影響評価モデルへの反映方

法等についても一体的に検討することで、液状化判定

法～構造物への影響評価法の合理化を目指したい。 
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4.3.2 構造物への影響を考慮した液状化判定法に関する研究（2） 

担当チーム：寒地基礎技術研究グループ（寒地地盤チーム） 

研究担当者：畠山乃、林宏親、江川拓也 

 

【要旨】 

東日本大震災では広範囲にわたって液状化が発生しインフラ施設等においても多大な被害が生じており、次なる大

地震による液状化被害の軽減に向け、インフラ施設の的確な液状化対策を進めていくことが喫緊の課題である。本研

究は、多様な土質、地質構造を有する地盤を対象として液状化発生予測の精度を高めるとともに、液状化に対する各

種構造物の耐震性能をより適切に評価する方法を確立することを目的として実施するものである。 

本研究では、特殊土でありながら既往の液状化判定法では特別な取扱いがされていない火山灰質土について、原位

置試験と室内試験から火山灰質土の液状化強度比に及ぼす各種要因を解明し液状化の発生予測の精度を向上させると

ともに、火山灰質土の液状化挙動を反映した動的有効応力解析のモデル化手法を構築し、火山灰質土の液状化が構造

物へ及ぼす影響を適切に評価することにより各種インフラ施設の機能確保や被害低減に貢献することを目的とする。 

キーワード：液状化判定、耐震設計、火山灰質土、液状化強度比、S波速度 

 

 

1. はじめに 

平成23年東北地方太平洋沖地震およびその余震では、

広範囲にわたって液状化が発生しインフラ施設等におい

ても多大な被害が生じた。次なる大地震による液状化被

害の軽減に向け、インフラ施設の的確な液状化対策を進

めていくことが喫緊の課題である。一方で、液状化対策

には多大なコストを伴うことから、多様な土質、地質構

造を有する地盤を対象として液状化発生予測の精度を高

めるとともに、液状化に対する各種構造物の耐震性能を

より適切に評価することが必要である。 
火山国である我が国には、第四紀以降の活発な火山活

動によって火山噴出物が広域に堆積しており、その種類

や性質は多様である例えば、1)、2)、3)。2009年発刊の「地盤材

料試験の方法と解説（地盤工学会）」では、火山灰質土は、

普通の土の地盤工学的特性とは明らかに異なる「特殊土」

として扱われた 4)。特に、火山灰質粗粒土は、構成粒子

が多孔質かつ脆弱であることに起因する粒子破砕や、堆

積過程における溶結作用によりやや固結した様相を呈す

るものもあり、砂質土とは異なる物理・力学特性を示す

ことが分かっている 5)～10)。 
また、平成5年釧路沖地震や同北海道南西沖地震、平

成15年十勝沖地震や平成30年北海道胆振東部地震では、

火山灰質地盤の液状化による甚大な被害が確認されてい

る。しかし、火山灰質土に対する液状化判定法について

は、研究・検証が十分には行われておらず実用化には至

っていない。特に、火山灰質土の液状化強度比について

の知見が少ない状況にある。さらに、試料のサンプリン

グ方法を含めた液状化強度比を求める試験方法について

も、砂質土を対象とした現行の評価方法を検証し、火山

灰質土の特性を考慮した最適な評価方法の検討が必要で

ある。 
本研究では、特殊土でありながら既往の研究では特別

な取扱いがされていない火山灰質土について、原位置試

験と室内試験から火山灰質土の液状化強度比の適正な評

価手法を検討し液状化の発生予測の精度を向上させると

ともに、火山灰質土の液状化挙動を反映した動的有効応

力解析のモデル化手法を構築し、火山灰質土の液状化が

構造物へ及ぼす影響を適切に評価することにより各種イ

ンフラ施設の機能確保や被害低減に貢献することを目的

として実施するものである。 
平成28年度は、北海道美幌町の火山灰質土を対象に、

原位置試験・室内試験から火山灰質土の液状化強度比に

及ぼす各種要因・評価手法に関する考察を行った。 
平成29年度は、北海道森町の火山灰質土を対象に、平

成 28年度と同様の試験・考察を行うとともに、液状化中

の火山灰質地盤における杭基礎の遠心力模型実験の再現

解析を行い、火山灰質土の液状化挙動と杭基礎の挙動を

反映できる動的有効応力解析のモデル化手法を検討した。 
平成30年度は、北海道美幌町・森町で同時に採取した

火山灰質土の攪乱試料を対象に、それぞれ平成 28・29
年度とは異なる密度で作製した再構成試料の繰返し非排

水三軸試験結果から考察を行った。さらに、火山灰質土

の液状化挙動と杭基礎の挙動を反映できる動的有効応力

解析のモデル化手法の検討にあたり、より適切な地盤の

モデル化手法について検討した。 
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2. 火山灰質土の液状化強度比 RL に及ぼす各種要因の

解明と評価手法に関する地盤調査・土質試験 

2. 1 はじめに 

次なる大地震による各種構造物の液状化被害軽減のた

めには、液状化に対する各種構造物の耐震性能をより適

切に評価することが必要であり、構造物周辺の多様な土

質、地質構造に応じたより精度の高い液状化判定法の検

討が必要である。過去のいくつかの地震により火山灰質

粗粒土で構成された地盤の液状化が確認されており、こ

れらの現象は、砂質土を対象とした既往の液状化判定法

では適切に評価できないこと、特に、繰返し三軸強度比

（液状化強度比）RL の算出値の実際の現象との対応が悪

いことが指摘されている例えば、11)、12)、13)。土の液状化強度比

RL の適切な評価にあたっては、サンプリング時の試料の

乱れの影響や、土粒子のかみ合わせ効果やセメンテーシ

ョン効果に代表される年代効果の影響を把握することが

重要である。 
本章では、火山灰質土の液状化強度比RL に及ぼすサン

プリング試料の乱れの影響、年代効果の影響について、

過去の地震により液状化が確認された地点およびその近

傍で実施した原位置および室内土質試験から考察する。 
2. 2 北海道美幌町における原位置および室内土質試

験結果からの考察 

2. 2. 1 調査試験概要 

本節における調査試験対象土は、過去にトリプルチュ

ーブサンプリング試料において繰返し非排水三軸試験

（液状化試験）が実施された北海道美幌町の火山灰質土

である。図-2.1に、調査試験箇所の地質断面図を示す。 
対象土層は屈斜路火山砕屑流堆積物の二次堆積物であ

るBk層とした。当該箇所は、過去の地震による液状化の

発生やその痕跡は確認されていないが、現行の液状化判

定法14)では全層に亘って液状化すると判定される。また、

平成15年十勝沖地震では、近傍の火山灰質土で構成され

た緩斜面で大規模な液状化被害が発生している13)。 
本検討の液状化試験に用いる乱れの少ない試料は、N

値1程度の土層まで静かに掘削して作業ピットを設け、そ

の後、押切り式ブロックサンプリングにより採取した。

併せて同深度において、現場密度試験（砂置換法）、攪乱

試料の採取を行った。図-2.2に、ブロックサンプリング

状況を示す。本検討では、同様の作業を隣接して全3箇所

（No.1、No.2、No.3）で実施した。箇所No.1、No.2から

採取した試料は、試料の乱れの影響の考察に関する試験

に供した。箇所No.3から採取した試料は、年代効果の影

響の考察に関する試験に供した。 

2. 2. 2 試料の乱れの影響 

通常行われるチューブサンプリングによる採取試料の

液状化強度比RL は、サンプリングから室内試験に至る過

程で少なからず試料の乱れの影響を受け、採取試料の乱

れが極めて少ないとされる凍結サンプリングによる採取

試料の液状化強度比RL とは異なることが指摘されてい

る15)。表-2.1に、液状化試験に供した試料の概要を示す。

液状化試験に供したブロックサンプリング試料No.1、
No.2の乾燥密度ρd、間隙比e は、現場密度試験に近い値を

示した。また、過去に実施したトリプルチューブサンプ

 

ブロック
サンプリング
（押切り式）

攪乱試料採取
（再構成用）

現場密度試験
（砂置換法）

 
図-2.2 箇所No.2のブロックサンプリング状況 

（同様の作業を隣接した3箇所で実施） 

 

 
時代 地質 土層 記号 層厚 (m) N値 土質・岩質

盛　　土 盛土 Bk 3.35 0～10
火山灰

有機質土

火山灰-1 Kc1 6.75 7～13
火山灰

火山灰質砂

火山灰-2 Kc2 5.35 10～31 砂混じり火山灰

第四紀 屈斜路
火　山
砕屑流
堆積物  

 

 

サンプリング深度 

 

図-2.1 調査試験箇所の地質断面図 
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リング試料も現場密度試験と同様の値を示している。ブ

ロックサンプリング試料については、液状化試験に先立

ち供試体のS波速度VS を計測しているが、原位置にて実

施したPS検層のVS と同等の値を示した。 
図-2.3に、表-2.1の試料の液状化試験から得られた液

状化強度曲線を示す。試料の乱れが少ないと考えられる

ブロックサンプリング試料の液状化強度比RL20 とトリプ

ルチューブサンプリング試料の液状化強度比RL20 は明ら

かに異なっており、N値の小さい試料ではチューブサンプ

リングによる採取試料の液状化強度比RL が凍結サンプ

リング試料による液状化強度比RL よりも大きな値が得

られるとの知見15)と合致する。 
図-2.4に、図-2.3で得られた液状化強度比RL20 と、現

行の道路橋示方書に示されるN値と細粒分含有率FC等か

ら算出14)した繰返し三軸強度比RL とを比較して示す。現

行の道路橋示方書に示される繰返し三軸強度比RL 算出

の骨格曲線は、試料の乱れが極めて少ない凍結サンプリ

ング試料の試験結果に基づくものであるが、ブロックサ

 
表-2.1 試験試料の概要 

土粒子 乾燥 間隙比 S波 土粒子 乾燥 間隙比 S波

の密度 密度 速度 の密度 密度 速度

ρ s ρ d e Vs ρ s ρ d e Vs

g/cm3 g/cm3 m/sec g/cm3 g/cm3 m/s

No.1ブロック 2.567 1.330 0.930 123.0 2.630 1.376 0.911 121.5

No.2ブロック 2.636 1.396 0.889 122.8 2.641 1.451 0.820 121.5

トリプル 2.620 1.411 0.857 - - - - -

試料名

液状化試験（圧密後） 現場密度試験・PS検層

 
※液状化試験供試体の各種値は圧密後の4供試体の平均値 
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図-2.3 各試料の液状化強度曲線 
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表-2.2 再構成試験試料の概要 

土粒子 乾燥 間隙比 S波

の密度 密度 速度

ρ s ρ d e Vs

g/cm3 g/cm3 m/sec

No.1再構成 2.582 1.337 0.931 128.8

No.2再構成1 2.622 1.394 0.881 129.3

No.2再構成2 2.622 1.397 0.877 113.7

試料名

液状化試験（圧密後）

 
※各種値は圧密後の3または4供試体の平均値 
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図-2.5 再構成試料の液状化強度曲線 
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ンプリング試料はトリプルチューブサンプリング試料よ

りも道路橋示方書の算出値に近い値を示している。 
これらのことから、チューブサンプリング試料では、

乾燥密度ρd や間隙比e が現場密度に近い値であっても、

原位置の液状化強度比RL を適切に評価していないこと

が考えられる。 
そこで、箇所No.1、No.2それぞれで採取した攪乱試料

を用いて、ブロックサンプリング試料の供試体密度と同

等の密度の再構成供試体（No.1再構成、No.2再構成1）を

作製し、液状化試験を行った。表-2.2に再構成試料の概

要を、図-2.5に再構成試料の液状化強度曲線を示す。図

-2.6に、ブロックサンプリング試料と再構成試料の液状

化強度比RL20 とS波速度VS の関係を示す。再構成試料の

VSは、年代効果の影響が喪失したためか、ブロックサン

プリング試料と同等の密度であってもVSの値が異なった。

一方、液状化強度比RL20 とVS に相関が認められ、液状化

強度比RL はVS の影響を強く受けるようである。そこで、

箇所No.2の攪乱試料を用いてブロックサンプリング試料

ならびに再構成試料1の供試体と同等の密度でVS の異な

る再構成試料2を作製し、液状化試験を行った。その結果、

その相関がより明確となり、同一密度の火山灰質土の液

状化強度比RL はVS に依存することが窺われた。前述の

トリプルチューブサンプリング試料は、乾燥密度ρd や間

隙比e が現場密度に近い値であったが、再構成試料と同

様に年代効果が喪失し、VS が異なっていたことが考えら

れる。今後、同様のデータを収集しこれらの関係を整理

すると、再構成試料のVS と液状化強度比RL20 、原位置に

おけるVS から、原位置の液状化強度比RL を推定できる

可能性があると考える。 
2. 2. 3 年代効果の影響 

箇所No.3での採取試料を用いた液状化試験結果から、

当該試料の年代効果の特性の把握を試みた。 
表-2.3に、液状化試験に供した試料の概要を示す。液

状化試験開始時（圧密後）のブロックサンプリング試料

の乾燥密度ρd は1.3g/cm3 程度となっており、現場密度試

験結果のρd =1.4g/cm3 より低い値である。現場密度試験の

値は、箇所No.1～No.3でばらつきがあることから、本ブ

ロックサンプリング試料が必ずしも乱れているとは言え

ないが留意すべき点である。 
ブロックサンプリング試料のVS は、供試体密度に差は

ないにもかかわらず、ブロック1とブロック2で非常に大

きなVS の差が生じた。その値は、ブロック1の方が原位

置に近く、また、箇所No.1、No.2の試験結果と整合する。

このことから、ブロック2はサンプリング時、もしくは実

験準備時にその構造に乱れが生じた可能性が考えられる。

再構成試料のVS はブロック1よりかなり低く、ブロック2
に近い値を示した。 
ここでは、ブロック1の試料品質が良く年代効果を保持

するもの、ブロック2、再構成1の試料は年代効果を喪失

したものとして考える。 
図-2.7に、各試料の液状化試験から得られた有効応力

経路を示す。ブロック1とブロック2を比較すると、同じ

不攪乱試料であるにもかかわらず、第1サイクル時の間隙

 

表-2.3 試験試料の概要と液状化試験結果 

乾燥 S波 繰返し 繰返し 土粒子 乾燥 間隙比 S波

密度 速度 応力比 回数 の密度 密度 速度

ρ d Vs σ d/2σ 0' N c ρ s ρ d e Vs

g/cm3 m/sec DA =5% g/cm3 g/cm3 m/s

No.3ブロック1 1.278 122.4 0.296 8.0

No.3ブロック2 1.290 85.7 0.143 8.4 2.612 1.400 0.866 121.5

No.3再構成1 1.312 91.0 0.143 10.3

試料名

現場密度試験・PS検層液状化試験（圧密後）

 
※液状化試験供試体の各種値は圧密後の1供試体の値 
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水圧の発達の傾向がやや異なっている。ブロック2の方が

有効応力の低下が大きく、上述した試料の乱れの影響が

液状化試験結果に表れている可能性がある。なお、ブロ

ック2と再構成1の液状化中の有効応力経路は似通ってい

る。 
所定のひずみ（DA=5%）に達するまでの繰返し回数NC 

に着目すると、ブロック1とブロック2では繰返し応力比

σd/2σ0’ が2倍異なるにもかかわらず、NC 値はほぼ同じ値

となった。これは、ブロック2の年代効果が喪失した分、

液状化に対する抵抗も弱くなったことが考えられる。ま

た、ブロック2と再構成1の繰返し応力比σd/2σ0’ は同じと

したが、再構成1の方が若干大きなNC であった。両試料

のVS は再構成1の方がやや高いことが、液状化試験結果

にも現れたと考えられる。 
Kiyota et al. 16) は砂地盤の年代効果について、その密度

化を除くと、土粒子のかみ合わせ効果とセメンテーショ

ン効果に分類されることを示している。さらに、Kiyota et 
al. 17) は、いずれの効果もVS の値に反映されるが、前者

の影響は液状化の進行に伴い早期に喪失され、後者は有

効応力が低下しても粘り強く残る可能性を指摘している。

この知見を元に、液状化中のVS についてブロック1と再

構成1を比較したものを図-2.8に示す。 
液状化開始時点（p’=30kPa）におけるVS の値は、年代

効果を有するブロック1の方が、それを有しない再構成1
よりも高い値になっている。しかし、ブロック1のVS の
値は液状化による有効応力の低下に伴って徐々に低下し、

p’=10kPa付近で再構成1の値とほぼ重なる結果が得られ

ている。この傾向を、年代効果の液状化による喪失と仮

定すると、ブロック1の年代効果のタイプは「土粒子のか

み合わせ効果」が主体であり、「セメンテーション効果」

を有していないことが示唆される。 
2. 3 北海道森町における原位置および室内土質試験

結果からの考察 

2. 3. 1 調査試験概要 

本節における調査試験対象土は、平成5年北海道南西沖

地震により液状化が確認された18)北海道森町の火山灰質

土である。図-2.9に、調査試験箇所近傍の地質断面図を

示す。当該箇所は、北海道駒ケ岳の山麓北西に位置し、

工学的基盤と思われる尾白内層（Ot）の上位に第四紀の

駒ケ岳火山噴出物（As、Ag）が厚く堆積しており、この

層は、更新世後期から現在まで活動を続けている駒ケ岳

の噴出物で、溶岩、火山礫、軽石および火山灰からなり、

時代 地質 土層 記号 層厚 (m) N値 土質・岩質

盛 土 盛 土 Bk
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1～14
粘性土質礫質砂
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新第三紀 尾 白 内 層 岩 盤 Ot
3.29～

3.80
＞50 凝灰角礫岩

第四紀

駒ヶ岳火 山噴 出物

（岩屑なだれ堆積物

の 二 次 堆 積 物 ）

 

 
図-2.9 調査試験箇所近傍の地質縦断図 
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礫をわずかに伴う岩屑なだれ堆積物の二次堆積物とされ

ている。平成5年の北海道南西沖地震では、この地域に広

く堆積するAs層が液状化し、家屋や道路に被害をもたら

したとされている19)。調査試験の対象土は、図-2.9のA-1
孔から北西に約20m離れた地点において、G.L.-0.35mから

出土し非常に緩く堆積する軽石混じり火山灰質砂とした。

この火山灰質土は、駒ヶ岳岩屑なだれ堆積物の二次堆積

物であるAs層の火山灰質土と考えられる。 
 森町の調査試験箇所においても、美幌町と同様にブロ

ックサンプリングによる乱れの少ない試料の採取を試み

たが、礫分が多く不可能であった。そのため、森町の火

山灰質土を対象とした液状化試験に用いる試料は、

G.L.-0.40～-1.10mにおいてトリプルチューブサンプリン

グにより採取した試料と、G.L.-0.60mまで静かに掘り下げ

た後に採取した攪乱試料を再構成して用いた。図-2.10に、

攪乱試料採取箇所の状況を示す。 
2. 3. 2 液状化強度比RL に及ぼす土粒子構造の影響 

森町の火山灰質土を対象とした液状化試験は、ブロッ

クサンプリングによる試料の採取が困難であったため、

トリプルチューブサンプリング試料と同試料の供試体密

度と同等の密度の再構成供試体を作製し実施した。再構

成試料の液状化試験にあたっては、所要の有効拘束圧に

至るまで通常の圧密を加えた試料（Standard）と、所要の

有効拘束圧の3.7倍まで過圧密履歴を与えた試料

（OCR3.7）の2試料を実施した。すなわち、密度は同等

であるがそれぞれ土粒子構造が異なる3試料での液状化

試験を試みた。これは、清田らの研究20)において、砂質土

のRL に及ぼす影響は、密度と土粒子構造に集約され、土

粒子構造に起因するRL の変化はVS に起因する、つまり、

密度一定条件で土粒子構造の異なる砂質土のRLの差はVS

の変化に対応すること、さらに、美幌町の火山灰質土にお

いても同様の傾向が窺われたことから、森町の火山灰質

土においても同様の傾向が得られるのかを試みるもので

ある。 
表-2.4に、液状化試験に供した試料の概要を示す。ま

た、G.L.-0.60mで実施した、現場密度試験（砂置換法）結

果を参考として併せて示す。トリプルチューブサンプリ

ング試料は、原位置よりも大きなVSの値を示したが、乾

燥密度ρd 、間隙比e は、現場密度試験に近い値を示した。

再構成試料供試体は、トリプルチューブサンプリング試

料と同等のρd 、e を有しており、それぞれ異なるVS を示

した。すなわち、密度が同等で土粒子構造が異なる供試

体が作製されたものと考える。各供試体のVSは、トリプ

ルチューブサンプリング試料で最も大きく、OCR3.7試料

では、通常の圧密を加えたStandard試料よりも大きなVSを

示した。 
表-2.4の試料の液状化試験から得られた液状化強度曲

線を図-2.11に、また、図-2.11から得られた液状化強度

比RL20と供試体のS波速度VSの関係を図-2.12示す。図より、

OCR3.7試料の液状化強度比RL20は、Standard試料よりも大

きなVSを示したにもかかわらず、小さな値を示す結果と

なった。しかし、試料全体では液状化強度比RL20とVSに正

の相関が窺われる。 
2. 4 火山灰質土の液状化強度比・密度・VSの関係 

 前節より、火山灰質土の液状化強度比RL20にVSとの正の

表-2.4 試験試料の概要 

土粒子 乾燥 間隙比 S波 土粒子 乾燥 間隙比 S波

の密度 密度 速度 の密度 密度 速度

ρ s ρ d e Vs ρ s ρ d e Vs

g/cm3 g/cm3 m/sec g/cm3 g/cm3 m/s

トリプル 2.888 1.484 0.946 162.5

再構成Standard 2.899 1.455 0.992 134.3

再構成OCR3.7 2.861 1.449 0.974 156.3

試料名

液状化試験（圧密後） 現場密度試験・PS検層

2.914 1.497 0.947 140.2

 
※液状化試験供試体の各種値は圧密後の3または4供試体の平均値 
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図-2.11 各試料の液状化強度曲線 
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相関が窺われた。ここではさらに、美幌町・森町で採取

した攪乱試料を用いて前節と同等の密度ならびに異なる

密度の再構成試料を作製し実施した同様の液状化試験の

結果から、液状化強度比・密度・VSの関係について考察

する。 
密度を2シリーズ（原位置密度・低密度）とし、シリー

ズ各試料の土粒子構造、すなわちVSが異なる再構成試料

を作製し液状化試験を実施した。表-2.5に、作製した各

試料の圧密後の乾燥密度ρd・VS、軸ひずみDA=5%の繰返

し回数20回で定義した液状化強度比RL20を示す。各試料の

ρd・VSは1試料3または4供試体の平均値を基本とするが、S
波が明確に読み取れない供試体がある場合は、明確に読

み取れた供試体のVSを代表値として整理している。表中

のStandard・OCR試料の作製は前節のとおりであるが、再

液状化試料はStandard試料と同様の圧密条件で一度

DA=5%まで繰返し載荷した後に再度液状化試験を実施し

たものである。 
図-2.13に、各試料のρdとRL20の関係を示す。同等のρd

に対してRL20の値はそれぞれ異なっており、この傾向は土

粒子構造の違いによるものと解釈され、液状化特性は密

度のみでは説明できないとする従来の知見と整合する。 
図-2.14に、各シリーズのVSとRL20の関係を示す。両者

の間には正の相関が認められるが、その関係はρdにより異

なることが示され、その傾向は美幌町の試料でより顕著

である。図-2.13ならびに図-2.14の結果より、たとえ同

じ地盤試料であっても、密度のみ、あるいはVSのみだけ

ではRL20の推定は困難であることを示唆しており、清田ら

の砂質土の液状化強度比RLに関する研究20)においても同

様のことが示唆されている。 
そこで、清田ら20)は、密度が同じで土粒子構造、すなわ

ちVSが異なる試料のVSとRLの比（VS/VS
*とRL/RL

*）に着目し

た整理を行っており、RLとの一意的な結果を得ている。

この結果は、同じ密度で異なる土粒子構造を有する複数

の地盤材料について、それらのVSとRLの倍率変化が一意

的に求まることは非常に有益な知見であり、ある密度の

地盤材料のVSとRLが既知である場合、その地盤の土粒子 

表-2.5 作製した再構成試料・不攪乱試料のρd・VS・RL20 

(a)美幌町                      (b)森町 

 

乾燥密度 S波速度 液状化強度比

ρ d Vs R L 20

g/cm3 m/sec

Standard 1.455 134 0.309

再液状化 1.486 118 0.200

不攪乱(ﾄﾘﾌﾟﾙ) 1.484 163 0.544

Standard 1.393 106 0.245

OCR3.7 1.391 133 0.320

OCR3.7 1.413 157 0.390

OCR7 1.389 131 0.380

OCR10 1.393 138 0.420

OCR10 1.420 154 0.427

再液状化 1.413 90 0.100

原位置密度

低密度
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(a)美幌町                      (b)森町 

図-2.13 各試料の液状化強度比RL20 と乾燥密度ρd 

 

乾燥密度 S波速度 液状化強度比

ρ d Vs R L 20

g/cm3 m/sec

Standard 1.394 129 0.172

OCR3.7 1.397 114 0.086

不攪乱(ﾌﾞﾛｯｸ) 1.396 123 0.112

Standard 1.312 73 0.080

OCR3.7 1.333 93 0.190

OCR7 1.328 99 0.250

OCR10 1.336 101 0.295

美幌町 試料名

原位置密度

低密度
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構造の違い、延いては年代効果や過去の地震の影響によ

って変化する未知のRLを推定できると結論付けている。 
このことから、本研究で対象とする火山灰質土に対し

同様の整理を試み、その適用性、延いては一意的な関係

性を検討する。図-2.15に、図-2.14の結果を同様の手法

で整理した結果を清田らが整理した図に重ねて示す。こ

こで、本検討におけるVS
*とRL

*は各シリーズの応力履歴の

ない試料（Standard）の値であり、各シリーズのVSとRLの

基準値としている。図-2.15より、清田らの砂質土に関す

る相関（実線）とは異なる傾向が認められ、火山灰質土

特有の相関（破線）が認められそうである。VS/VS
*が大き

い範囲では火山灰質土別に異なる傾向も窺われるが、今

後、異なる地区の同様のデータを追加する予定であり、

これらの関係を明確にする予定である。 
2. 5 まとめ 

平成28年度は、過去に火山灰質地盤の液状化判定を目

的にトリプルチューブサンプリングが実施された北海道

美幌町の火山灰質土を対象に、ブロックサンプリングに

より不攪乱試料を採取し、液状化試験を実施した。その

結果、ブロックサンプリング試料の液状化強度比RL20は、

トリプルチューブサンプリング試料よりも現行の道路橋

示方書による算出値に近い値を示した。また、ブロック

サンプリング試料と同等の密度を有しVSが異なる再構成

試料の液状化試験から、火山灰質土の液状化強度比RL20

にVSとの相関が認められた。当該箇所の火山灰質土の年

代効果は、ブロックサンプリング試料と再構成試料の液

状化試験中のVS の計測から、「土粒子のかみ合わせ効果」

が主体であり、「セメンテーション効果」を有していない

ことが示唆された。 
平成29年度は、過去に火山灰質地盤の液状化が確認さ

れた北海道森町の火山灰質土を対象に、液状化強度比RL20 
に及ぼす土粒子構造の影響を把握する目的で、原位置で

採取した攪乱試料の再構成試料と、同深度で採取したト

リプルチューブサンプリング試料の液状化試験を実施し

た。その結果、トリプルチューブサンプリング試料と同

等の密度を有しVS が異なる再構成試料、すなわち、密度

が同等で土粒子構造が異なる供試体の液状化試験から、

森町の火山灰質土においても美幌町と同様に液状化強度

比RL20にVSとの相関が窺われ、土粒子構造の異なる火山灰

質土の液状化強度比RLの差はVSの変化と対応することが

示唆された。 
平成30年度は、北海道美幌町・森町で採取した火山灰

質土の攪乱試料を対象に、それぞれ平成28・29年度と同

等の密度ならびに異なる密度で作製した再構成試料の液

状化試験結果から、液状化強度比RL20・乾燥密度ρd・VSの
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(b)森町 

 
図-2.14 各試料の液状化強度比RL20 とS波速度VS 

 

 

R² = 0.7834

森_シリーズ1

森_シリーズ2

美幌_シリーズ1

美幌_シリーズ2

 

図-2.15 火山灰質土のVS/VS* - RL/RL* 関係 
（清田ら 20)に加筆） 
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関係について考察した。その結果、同等のρdに対してRL20

の値はそれぞれ異なっておりこの傾向は土粒子構造の違

いによるものと解釈され、また、VSとRL20の関係には正の

相関が認められるが、その関係はρdにより異なることが示

され、同じ地盤試料であっても、密度のみ、あるいはVS

のみだけではRL20の推定は困難であることが示唆された。

一方、密度が同じで土粒子構造（すなわちVS）が異なる

試料のVSとRLの比（VS/VS
*とRL/RL

*）に着目した整理の結

果、既往の砂質土に関する相関とは異なる火山灰質土特

有の相関が認められそうである。 
以上より、試料の乱れが少ないと考えられるブロック

サンプリング試料から得られた液状化強度比RL20と現行

の道路橋示方書による算出値が近い値を示し、道路橋示

方書の算出手法により比較的正確な液状化強度比RLを推

定できるものと考えられるが、同等の物理特性（乾燥密

度ρdや細粒分含有率FC）を有する試料は同等の液状化強

度比RLが算出され、土粒子構造に起因する液状化強度比

RLの変化は表現できないものと考えられる。一方、試料

のVSとRLの比に着目した整理から、既往の砂質土とは異

なる火山灰質土特有の相関が認められそうである。 
本章における結果は、数少ないデータからの考察であ

るため、今後、更にデータを収集し、火山灰質土のVs - RL 
関係を明確にする予定である。 
 
3. 火山灰質地盤の液状化挙動を反映したモデル化手

法の検討 

3. 1 はじめに 

次なる大地震による各種構造物の液状化被害軽減のた

めには、液状化に対する各種構造物の耐震性能をより適

切に評価することが必要であり、そのためには、構造物

周辺地盤の液状化が構造物へ及ぼす影響を事前に適切に

評価できることが重要である。 
本章では、液状化中の火山灰質地盤における杭基礎の

挙動を把握する目的で実施した遠心力模型実験結果に対

し、動的有効応力解析による再現解析を行い、火山灰質

土の液状化挙動と杭基礎の挙動を反映できる動的有効応

力解析のモデル化手法を検討する。 
3. 2 遠心力模型実験の概要 

遠心力模型実験は、図-3.1に示す1/50縮尺模型に50 g 
の遠心加速度を作用させ、表-3.1に示す実験条件で動的

加振実験を実施した。本実験は、液状化が生じる杭周辺

の地盤を地盤改良壁で囲い込み（対策工１）、地盤改良壁

内側のせん断変形を抑制し液状化の発生を抑制する効果

の検証を目的としている。 
基盤への入力地震動は正弦波20波とし、実物換算で周

波数1.5Hz、最大200cm/s2 程度の単発加振とした。模型地

盤には、北海道の代表的な火山灰質粗粒土である支笏軽

石流堆積物Spfl（採取地：北広島市）の0.85mmふるい通

過分を用いた。加振により液状化が生じる火山灰質地盤

として、相対密度Dr=85%、液状化強度比RL20=0.242
（DA=5%）の火山灰質土層を設定した。模型地盤材料の

物理特性より、液状化の判定を行う必要がある砂質土層

（FC≤35%、D50≤10mmかつD10≤1mm）に分類14)される。 
3. 3 動的有効応力解析の概要と考察 

遠心力模型実験の条件に対し、3 次元動的有効応力解

析を行い、加振実験結果の再現解析を試みた。動的有効

応力解析にはOka et al21)によるLIQCAを使用した。解析

条件の概要を図-3.2に示す。 
 解析モデルは模型地盤の対称性を考慮して半断面とし、

錘は 800g の半分の重量となるように体積と密度を調整

した。モデル側面は鉛直ローラーとし、モデル底面は固

定とした。また、杭の固定は実験では冶具により行って

いるが、モデル上では杭底部を変位・回転全拘束、錘と

杭の境界は回転拘束とした。改良体は弾完全塑性モデル

 
図-3.1 実験模型概要 

 

表-3.1 実験条件 

壁厚

地表面

からの

深さ

最外周杭

中心から

の距離

一軸圧縮

強さ
q u

対策工1

火山灰質土
D r=85%

R L20=0.242
[DA =5%]

20mm
（1.0m）

300mm
（15.0m）

40mm
（2.0m）

1,270
kN/m2

正弦波20波
（1.5Hz）

（200cm/s2
）

単発加振

模型地盤

地盤改良壁

基盤加振

条件

 

※（ ）内は実物換算値 
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とし、改良体の引張特性は c 材として考慮した。杭は実

験で弾性範囲での挙動を示していることから弾性モデル

とし、断面性能を弾性ビーム要素で表現した。火山灰質

地盤は液状化を考慮できる繰り返し弾塑性モデルとした。

杭と火山灰質地盤の境界については、不連続挙動の影響

を考慮する場合はジョイント要素等を導入することも考

えられる。しかし、今回は液状化地盤を対象としており

杭周辺地盤の剛性低下量が大きくなるため、杭と地盤の

境界の不連続挙動の影響は相対的に小さくなることから

導入しないものとした。硅砂3号については実験では排

水目的としているため弾性モデルと仮定した。各材料の

解析物性値の設定根拠は図-3.2 中の表の備考欄に示す。

入力加速度波形は、対策工1の加振実験において基盤で

計測された加速度波形とした。なお、解析に先立ち、地

盤の初期有効応力を得るための初期応力解析を実施して

いる。 
上記の解析で得られた G.L.-4.0m、G.L.-6.0m における

地盤改良壁内外の過剰間隙水圧比 Δu/σv’ の時刻歴を図

-3.3に、地盤のせん断応力～せん断ひずみ関係を図-3.4

に加振実験結果と併せて示す。図-3.3より、Δu/σv’ の時

刻歴波形の振幅は解析と実験で異なるものの、振幅中心

で評価すると上昇傾向ならびに最大値は類似している。

G.L.-6.0m では地盤改良壁内側において実験結果と同様

 
図-3.2 3次元動的有効応力解析（LIQCA）の解析条件概要 
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図-3.3 解析および実験による地盤改良壁内外の過剰間

隙水圧比（Δu/σv’）の時刻歴 
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図-3.4 解析による地盤改良壁内外の地盤のせん断応力

～せん断ひずみ関係と実験によるせん断ひずみの時刻歴 

※解析モデルのスケール等は実物換算値 

単位：m 

【火山灰質地盤】 
繰返し 

弾塑性モデル 
（ソリッド要素） 

【硅砂3号】 
弾性モデル 

（ソリッド要素） 

【改良体】 
弾完全塑性モデル 
（ソリッド要素） 

錘SS400 
（密度調整） 

【杭SS400】 
弾性モデル 

（弾性ビーム要素） 

項目名 記号 火山灰質地盤（飽和） 備考

初期間隙比 e 0 1.163 密度試験（Dr= 85%）

透水係数（cm/s） k 5.21E-04 透水試験

密度（g/cm3
） ρ sat 1.632 (ρ s +e 0ρw )/(1+e 0 )

初期せん断係数（kN/m2
） G 0 45295.0 動的変形試験

平均有効応力（kN/m2
） σ'm 80.0 火山灰質地盤の中心深度での値

無次元化初期せん断係数 G 0 /σ'm 566.0
擬似過圧密比 OCR * 1.0 一般値

破壊応力比 M f
* 1.325 内部摩擦角φ'=39.7度

水の体積弾性係数（kN/m2
） K f 2.00E+06 水の性質

圧縮指数 λ 0.060 要素シミュレーション

膨潤指数 κ 0.0051 要素シミュレーション

変相応力比 M m
* 0.909 要素シミュレーション

硬化関数中のパラメータ B 0
* 4850 要素シミュレーション

硬化関数中のパラメータ B 1
* 50.0 要素シミュレーション

硬化関数中のパラメータ C f 0.0 要素シミュレーション

ダイレイタンシー係数 D * 3.00 要素シミュレーション

ダイレイタンシー係数 n 8.0 要素シミュレーション

異方性消失のパラメータ C d 2000.0 要素シミュレーション

規準ひずみ（塑性剛性） γ ref
P* 0.0070 要素シミュレーション

規準ひずみ（弾性剛性） γ ref
E* 0.200 要素シミュレーション

項目名 記号 杭 備考

ヤング係数(kN/m2) E 2.336E+08 杭曲げ試験EI

ポアソン比 ν 0.3 SS400

密度（g/cm3
） ρ 7.850 SS400

断面積（m2
） A 0.0153938 実験条件

ねじりモーメント（断面2次極モーメント）(m4) J 0.0009244 実験条件

y軸回りの断面2次モーメント（m2） I y 0.0004622 実験条件

z軸回りの断面2次モーメント（m2） I z 0.0004622 実験条件

項目名 記号 改良体 備考

ヤング係数(kN/m2) E 0 3.24E+05 一軸圧縮試験結果E 50 をE 0仮定

ポアソン比 ν 0.2 一般値

密度（g/cm3
） ρ 1.638 物理試験

内部摩擦角（度） φ ' 0.00 φを0度と仮定

粘着力(kN/m
2
) c 634.9 qu/2と仮定

0.10 

0.20 

0.30 

0.40 

1 10 100 1000

繰
返

し
応

力
振

幅
比

σ d
/2
σ'

0
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DA=5%

要素シミュレーション（LIQCA）
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に過剰間隙水圧の上昇が抑制されており、G.L.-4.0mでは

Δu/σv’が 1.0に達しているものの、いずれの深度も実験結

果を概ね再現している。図-3.4より、地盤改良壁外側の

せん断ひずみが実験結果よりも小さいものの、いずれの

深度も地盤改良壁内側でせん断応力ならびにせん断ひず

みが大きく抑制されており、実験と同様の結果を示した. 
解析による地盤の応答挙動は実験結果と概ね傾向が類

似したものの、杭の応答挙動には杭頭変位の時刻歴に実

験結果との位相ずれが生じていることや、地盤中の杭の

曲げモーメントが実験結果よりも過小に評価される等、

実験結果との乖離が確認された.これは、本解析では杭の

断面積を考慮していないことや減衰定数の設定等、杭モ

デルのパラメータ設定に起因するものと考えられた. 

そのため、実験模型内に地盤模型を作製せず、杭のみ

の状態で実施した加振実験結果に対し、同様の再現解析

を行った。これは、加振時に杭が地盤から受ける動土圧

の影響を排除し、杭のみの挙動を適切に再現することに

より、解析で用いる杭モデルのパラメータ設定の改善を

図ることを目的とするものである。 
杭のみの加振実験の再現解析にあたり、弾性ビーム要

素のみでモデル化していた杭モデルに対し、等変位拘束

（MPC拘束）を用いて杭の断面積を考慮した（図-3.5）。

さらに、杭のみの加振実験から得られた杭の固有周波数

に基づく減衰定数を再設定した。 
図-3.6に、杭のみの加振実験の再現解析結果について、

杭モデルのパラメータ改善前後を比較して示す。杭の断

面積や減衰定数を適切に設定することにより、杭のみの

挙動を比較的良く再現する結果が得られた。 
しかし、改善した杭モデルを用いて対策工1の再解析を

行った結果、杭頭部の変位に実験結果との乖離があり、

液状化中の地盤と杭の相互作用を適切に表現するにはま

だ課題が残った。次節では、より適切な地盤のモデル化

手法について検討する。 
3. 4 実験結果を反映する地盤のモデル化手法の検討 

ここでは、図-3.7に示す液状化する火山灰質地盤の堆

積状況をパラメータとした杭の遠心力模型実験3ケース

の結果を対象とする。杭ならびに液状化層とした火山灰

質土層、加振条件は前節と同様である。非液状化層は標

準的な砂として一般に用いられる豊浦砂をDr=90%とし

て作製している。 
実験結果を反映する地盤のモデル化にあたり、より再

現性を持たせるため以下の解析パラメータついて新たな

設定を試みた。これまで、地盤のパラメータの一つであ

る変相応力比Mm*には、LIQCAの実績事例を参考に簡易

な設定法（変相角φm=28°）を用いていたが、ここでは、

三軸圧縮試験（CUber）から求めた変相角φm=31.2°を用

いてMm*を設定した。地盤の液状化パラメータには、こ

れまで全層厚の中心深度における拘束圧で実施した液状

化試験結果を用いて一様に設定していたが、地盤を上

層・中層・下層の3層に分けそれぞれの中心深度の拘束圧

で液状化試験を実施し、各層で液状化パラメータを設定

した。地盤のRayleigh減衰には、LIQCAの実績事例を参考

に減衰定数1%と仮定し、剛性比例型減衰の定数α1=0.002
を全層に一様に設定していたが、液状化パラメータ同様3
層の拘束圧に応じた動的変形特性試験のせん断剛性率G0

から各層個別に設定した。非液状化層にはこれまでR-O

 

杭（SS400）

  

図-3.5 等変位拘束（MPC拘束）による杭モデル 
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（b）パラメータ改善後 

 
図-3.6 杭のみの実験の杭モデル改善前後の解析結果 
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モデル（全応力モデル）を採用していたが、遠心力模型

実験の結果において過剰間隙水圧の上昇が認められたた

め、液状化層と同様に繰返し弾塑性モデル（有効応力モ

デル）を採用した。また、杭のRayleigh減衰には、LIQCA
の実績事例を参考に減衰定数2%と仮定し、α1=0.0042を設

定していたが、実験により得られた杭の固有周波数より

設定した。杭モデルは前節と同様に等変位拘束（MPC拘
束）としている。表-3.2に、解析パラメータの改善前後

の設定値を解析Case1を例として示す。表中のH29が過年

度、H30が今回の検討による設定値である。 
図-3.8に、杭頭の錘の加速度、地盤内の過剰間隙水圧・

杭の曲げモーメントの時刻歴の代表例を示す。図-3.8よ

り、杭頭の錘の応答加速度は、過年度よりも最大値が小

さくなり実験結果と良い整合を示した。応答加速度の減

衰傾向も実験結果をより適切に再現している。地盤内の

過剰間隙水圧は、過年度よりも大幅に実験結果を精度良

く再現しており、非液状化層の挙動も精度良く再現され

ている。有効拘束圧に応じた液状化パラメータ・減衰定

数を設定することにより解析精度の向上が認められた。

特に、非液状化層においても有効応力モデルを用いるこ

との妥当性が示唆された。杭の曲げモーメントは、全体

的に過小評価しており精度が良いとは言えないが、過年

度よりも基線のずれが抑制されており、実験結果の基線

を補正すると8～10秒以降の振幅の整合は良さそうであ

る。 
3. 5 まとめ 

液状化中の火山灰質地盤における杭基礎を対象とした

遠心力模型実験結果に対し、動的有効応力解析による再

現解析を行い、火山灰質土の液状化挙動と杭基礎の挙動

を反映する動的有効応力解析のモデル化を検討した。そ

の結果、解析による地盤の応答挙動は実験結果と概ね傾

向が類似したものの、杭の応答挙動には実験結果との乖

離が確認された.これは、杭の断面積や減衰定数などの杭

モデルのパラメータ設定に起因するものと考えられた。

そのため、杭のみで実施した遠心力模型実験結果の解析

から、杭の断面積や固有周波数に基づく減衰定数を設定

し再解析を行った。その結果、杭のみの応答挙動は実験

結果を概ね再現したが、杭周辺に液状化地盤が存在する

ケースでは杭頭部の変位に実験結果との乖離があり、液

状化中の地盤と杭の相互作用を適切に表現するには課題

が残った。 
実験結果をより適切に反映する地盤のモデル化を再検

討した結果、有効拘束圧に応じた液状化パラメータ・減

衰定数を設定することにより、杭頭の応答加速度、地盤

内の過剰間隙水圧の解析精度の向上が認められた。特に、

非液状化層においても有効応力モデルを用いることの妥

当性が示唆された。 
 
4. まとめと今後の課題 

本研究は、多様な土質、地質構造を有する地盤を対象

として液状化発生予測の精度を高めるとともに、液状化

に対する各種構造物の耐震性能をより適切に評価する方

法を確立することを目的として実施するものである。 
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 図-3.7 解析対象ケース 
（3ケース個別に実施した解析ケースを同一断面で比較） 

 
表-3.2 改善前後の解析パラメータ（Case1の例） 

Case1

上層 中層 下層

初期間隙比 e0 1.163
透水係数（cm/s） k 5.21E-04

密度（g/cm3
） ρsat 1.632

初期せん断係数（kN/m2
） G0 16995 12300 28300 33600

平均有効応力（kN/m2
） σ'm 30.0 10.3 31.0 51.7

無次元化初期せん断係数 G0/σ'm 566 1194 913 650

擬似過圧密比 OCR* 1

破壊応力比 Mf* 1.325

水の体積弾性係数（kN/m2
）Kf 2.00E+06

透水係数/単位体積重量 k/γw 5.31091E-07

圧縮指数 λ 0.02

膨潤指数 κ 0.0051

変相応力比 Mm* 0.909

硬化関数中のパラメータ B0* 4100 6000 3400 4000

硬化関数中のパラメータ B1* 82 60 34 40

硬化関数中のパラメータ Cf 0 0.0 0.0 0.0

ダイレイタンシー係数 D* 3.5 2.5 3.0 3.0

ダイレイタンシー係数 n 6 2.0 3.5 3.5

異方性消失のパラメータ Cd 2000 2000 2000 2000

規準ひずみ（塑性剛性） γrefP* 0.007 0.008 0.010 0.007

規準ひずみ（弾性剛性） γrefE* 0.2 0.2 0.2 0.1

α0 0

α１ 0.002 0.0113 0.0074 0.0068

Case1

5.21E-04
1.632

項目名 記号
H29_火山灰質地盤

1.163

H30_火山灰質地盤

1.0
1.325

2.00E+06
5.31E-07

最終検討

Rayleigh減衰
0

0.020
0.0051
1.023

 

上層 中層 下層

α0 0

α１ 0.0042
Rayleigh減衰

項目名 最終検討

0

H30_杭

記号 H29_杭

0.0126  
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本検討によって得られた知見をまとめると、以下のと

おりである。 
1) 北海道美幌町の火山灰質土を対象に、ブロックサン

プリングにより不攪乱試料を採取し液状化試験を実

施した。その結果、ブロックサンプリング試料の液

状化強度比 RL20 はトリプルチューブサンプリング

試料よりも現行の道路橋示方書による算出値に近い

値を示した。また、ブロックサンプリング試料と同

等の密度を有し S 波速度 VS が異なる再構成試料の

液状化試験から、火山灰質土の液状化強度比RL20 に
VS との相関が認められた。当該箇所の火山灰質土の

年代効果は、ブロックサンプリング試料と再構成試

料の液状化試験中のVS の計測から、「土粒子のかみ

合わせ効果」が主体であり、「セメンテーション効果」
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(a)杭頭の錘の応答加速度 
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(c)杭の曲げモーメント 

 

図-3.8 解析パラメータ改善前後の杭頭の錘の加速度、地盤内の過剰間隙水圧・杭の曲げモーメントの時刻歴 
 



4 インフラ施設の地震レジリエンス強化のための耐震技術の開発 

- 14 - 
 

を有していないことが示唆された。 
2) 北海道森町の火山灰質土を対象に、液状化強度比

RL20 に及ぼす土粒子構造の影響を把握する目的で、

原位置で採取した攪乱試料の再構成試料と、同深度

で採取したトリプルチューブサンプリング試料の液

状化試験を実施した。その結果、トリプルチューブ

サンプリング試料と同等の密度を有し VS が異なる

再構成試料、すなわち、密度が同等で土粒子構造が

異なる供試体の液状化試験から、森町の火山灰質土

においても美幌町と同様に液状化強度比 RL20 に VS 
との相関が窺われ、土粒子構造の異なる火山灰質土

の液状化強度比 RL の差は VS の変化と対応するこ

とが示唆された。 
3) 北海道美幌町・森町で採取した火山灰質土の攪乱試

料を対象に、それぞれ異なる密度（原位置密度・低

密度）で作製した再構成試料の液状化試験結果から、

液状化強度比 RL20・乾燥密度 ρd・VSの関係について

考察した。その結果、同等のρdに対してRL20の値は

それぞれ異なっておりこの傾向は土粒子構造の違い

によるものと解釈され、また、VSとRL20の関係には

正の相関が認められるが、その関係は ρdにより異な

ることが示され、同じ地盤試料であっても、密度の

み、あるいはVSのみだけではRL20の推定は困難であ

ることが示唆された。一方、密度が同じで土粒子構

造（すなわちVS）が異なる試料のVSとRLの比（VS/VS
*

と RL/RL
*）に着目した整理の結果、既往の砂質土に

関する相関とは異なる火山灰質土特有の相関が認め

られそうである。 
4) 液状化中の火山灰質地盤における杭基礎を対象とし

た遠心力模型実験結果の動的有効応力解析による再

現解析から、火山灰質土の液状化挙動と杭基礎の挙

動を反映する動的有効応力解析のモデル化手法を検

討した。その結果、解析による地盤の応答挙動は実

験結果と概ね傾向が類似したものの、杭の応答挙動

には実験結果との乖離が確認された.これは、杭の断

面積や減衰定数などの杭モデルのパラメータ設定に

起因するものと考えられた。そのため、杭のみで実

施した遠心力模型実験結果の解析から、杭の断面積

や固有周波数に基づく減衰定数を設定し再解析を行

った。杭のみの実験結果は再現されたものの、杭周

辺に液状化地盤が存在するケースでは杭頭部の変位

に実験結果との乖離があり、液状化中の地盤と杭の

相互作用を適切に表現するには課題が残った。 
5) 実験結果をより適切に反映する地盤のモデル化を再

検討した結果、有効拘束圧に応じた液状化パラメー

タ・減衰定数を設定することにより、杭頭の応答加

速度、地盤内の過剰間隙水圧の解析精度の向上が認

められた。特に、非液状化層においても有効応力モ

デルを用いることの妥当性が示唆された。 
 火山灰質土の液状化強度比の適正な評価手法の検討に

あたり、VSとRLの比に着目した整理より、既往の砂質土

に関する相関とは異なる火山灰質土特有の相関が認めら

れそうであるが、数少ないデータからの考察であるため、

今後、更にデータを収集し、火山灰質土のVs - RL 関係を

明確にする予定である。 
 火山灰質土の液状化挙動を反映したモデル化手法の検

討にあたり、有効拘束圧に応じた液状化パラメータ・減

衰定数を設定することにより、杭頭の応答加速度、地盤

内の過剰間隙水圧の解析精度の向上が認められたが、杭

の曲げモーメントに実験結果との乖離も認められ、その

再現が今後の課題である. 
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