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【要旨】 
北海道において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ならびに河川堤防に大きな被

害が発生した。しかし、泥炭地盤の動的な力学挙動の詳細は未だ明らかになっておらず、泥炭地盤の動的変形特

性を考慮した盛土の耐震性評価技術や泥炭地盤において特徴的にみられる盛土自身の液状化に対する補強技術

の確立が求められている。 

そこで、広範囲な物性を持つ正規圧密および過圧密状態の泥炭の室内土質試験を実施したところ、泥炭の微小

ひずみにおけるせん断剛性率や動的変形特性およびそれらの特性と含水比との関連がわかった。さらに、含水比

と有効拘束圧からそれらの物性値を推定する実験式を提案した。 

また動的遠心模型実験により、上載圧の違いが泥炭地盤における地震動の増幅（減衰）特性に及ぼす影響を調

べるとともに、泥炭地盤上盛土の地震時の破壊モードを再現し、さらにはふとん籠による対策工の効果を確認し

た。また、現場事例調査から、盛土内に設置されたドレーン工が盛土の耐震対策として有効であることが明らか

となった。 
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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。北海道に

おいて発生したいくつかの大規模地震によって、泥炭地

盤上の道路盛土ならびに河川堤防に大きな被害が発生

している。しかし、泥炭地盤の動的な力学挙動の詳細は

未だ明らかになっておらず、泥炭地盤の動的変形特性を

考慮した盛土の耐震性評価技術や泥炭地盤において特

徴的にみられる盛土自身の液状化に対する補強技術の

確立が求められている。 

以上の背景を受け、本研究では、泥炭の室内実験や動

的遠心模型実験などを実施し、泥炭地盤上の盛土の耐震

性評価技術や泥炭地盤において特徴的にみられる盛土

自身の液状化に対する補強技術を検討した。 

 
2．泥炭地盤上の盛土の地震被害事例 

1993年釧路沖地震によって、河川堤防および道路盛土

に大規模な被害が生じた。代表的な被害事例として、十

勝川統内地区築堤の被害が挙げられる（図1、写真1）1)。

天端および堤外側のり面上部が約2～3.5m沈下し、築堤

図 1 1993 年釧路沖地震における十勝川統内築堤(KP32.7)の被災

断面文献1)を基に一部修正 

 

写真1 1993年釧路沖地震における十勝川統内築堤の被災状況 
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法線方向の大きな開口亀裂がみられた。これ以外の地震

においても、泥炭地盤上の盛土に大きな被害が報告され

ている 2) 3) 4)。 
これらの大きな変状は、盛土に作用する地震時慣性力

だけでは説明できないと考えられる。そこで、一般研究

「泥炭性軟弱地盤における盛土の耐震補強技術に関する

研究（平成18年度～21年度）」において、そのメカニズ

ムについて検討した結果、沈下して地下水位以下に埋没

した盛土層（以下、沈下盛土層）の液状化とそれに伴う

盛土のり尻付近の泥濘化、さらに泥炭層の側方への変形

が複合的に作用した結果であることがわかった。また、

このうち主たる要因は沈下盛土層の液状化であることを

示したうえで、沈下盛土層の液状化による盛土沈下量の

簡易的な予測法を明らかにした。しかし、泥炭地盤の変

形については、不明なままであるので、本研究において

検討することとした。 
 
3．泥炭の動的変形特性 

 地震による地盤の動的解析のうち、地震応答解析（等

価線形法）によって地盤の地震動増幅などを算出する

場合、解析パラメータとして、土の微小ひずみにおけ

るせん断剛性率 G0ならびにせん断剛性率 G や履歴減

衰率hのひずみ依存性（動的変形特性）が必要となる。

この分野における泥炭に関する研究は、砂質土や粘性

土などに比べ研究事例 5)～9)が極めて少なく、未だ不明

確な部分を残しているのが現状である。そこで、不撹

乱泥炭に対して繰返し三軸試験および繰返しねじりせ

ん断試験を行い、微小ひずみにおけるせん断剛性率や

動的変形特性を調べた。 
3．1 繰返しねじりせん断試験と繰返し三軸試験の比

較 
植物繊維が水平に堆積し、強い構造異方性を有する泥

炭に対しては、供試体の45度面に繰返し荷重が作用する

三軸試験よりも繰返しねじりせん断試験の方が適してい

る可能性がある。よって、繰返しねじりせん断試験と従

来良く用いられてきた繰返し三軸試験結果を比較した。

なお、実験方法については、文献10)に詳しい。 
 図2に繰返しねじりせん断試験から得たGを繰返し三

軸試験の G で除した比率とせん断ひずみγの関係を有効

拘束圧σc’ごとに示す。γ=1%以下において、ねじりせん断

試験のGは三軸試験結果の75%～80%であった。それよ

り大きいγでは、60%～70%となった。これは、泥炭特有

の構造異方性の影響が顕著に現れたものと考えられる。

ねじりせん断試験では、水平面に繰返し荷重が作用する

ことから、実際に近い状況と考えられる。 

 
3．2 異方圧密応力比が泥炭の動的変形特性に与える

影響 
 砂質土や粘性土の試験の場合、平均有効応力 p’（= 
(1+2K)σv’/3：K は異方圧密応力比（=σh’/σv’）、σh’は水平

圧密応力、σv’は鉛直圧密応力）を一定にすれば、異方圧

密応力比の影響は無視できることが確認されている 11) 12)。

一方、泥炭は構造異方性が強く、無機質土と比べて異な

るK0特性を持つ 13)。そこで、繰返しねじりせん断試験を
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図2 二つの試験方法から得られたGの比較 
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行い、異方圧密応力比の違いが動的変形特性に与える影

響を調べた。図3に異方圧密応力比と等方圧密したとき

の G0に対する異方圧密時の G0の比の関係を示す。デー

タにばらつきはあるものの、異方圧密応力比が小さくな

るに伴い G0 が小さくなった。その傾向は、能登・熊谷
5)の報告よりも顕著なことから、異方圧密応力比がせん断

剛性に与える影響が強いことがわかる。したがって、原

位置の有効土被り圧を軸方向応力として等方圧密で室内

試験をした場合、K0値が小さい泥炭ほど G0を過大に見

積もることになる。図4に異方圧密応力比と等方圧密し

たときの G0に対する異方圧密時の G0の比の関係を整理

する。異方圧密応力比に関係なく G0の比率は 0.93～1.1
の範囲にあった。異方圧密時の圧密応力比が変化しても

平均有効応力を等しくすれば、得られるGおよびそのひ

ずみ依存性に違いはほとんどないと考えられる。以上の

結果から、泥炭の動的変形特性を得るために、繰返しね

じりせん断試験を実施する場合、圧密条件を原位置での

応力状態を再現した異方圧密とするか、もしくは原位置

と平均有効応力を等しくした等方圧密とするのが良いと

判断できる。 
3．3 正規圧密状態における泥炭の動的変形特性 
3.3.1 正規圧密泥炭の微小ひずみにおける泥炭のせ

ん断剛性率G0 

北海道内5箇所（当別町蕨岱、江別市篠津、猿払村浅

茅野、共和町梨野舞納、天塩町雄信内）においてシンウ

ォールサンプリングを行い、有機質粘土から未分解な植

物遺骸を多く含んだ繊維質泥炭までの広範囲な物性を持

つ 7 種類の不撹乱試料（自然含水比Wn=143%～970%お

よび強熱減量Li=18%～95%）を採取し、繰返しねじりせ

ん断試験に供した。なお、正規圧密状態での挙動を調べ

るために、すべての試料において圧密降伏応力より充分

に大きいσc’を与えた。なお、試料の物性や実験方法につ

いては、文献14)に詳しい。 
今回の実験で得られた圧密後含水比WcとG0の関係を

両対数上に整理したのが図 5 である。同じσc’であれば、

Wcが高くなるにつれてG0がほぼ直線的に小さくなるこ

とがわかる。また、その傾きは-0.49～-0.60 の範囲にあ

り、σc’が異なっても傾きは大きく変わらない。 
 σc’とG0の関係を有機質粘土と泥炭にわけて図6と図7

に示す。有機質粘土のG0は、σc’=50～150kN/m2の範囲

において6.8～13.9MN/m2であり、G0はσc’の0.64乗（以

下、この指数をnとする）に比例して増加した。泥炭の

G0 は、有機質粘土と比べて小さく、σc’=50～150kN/m2

の範囲で2.2～10.4MN/m2であった。また、G0とσc’は試

料の違いに関係なく概ね比例関係にあり、n=0.86であっ
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た。今回の実験結果では、有機質粘土あるいは泥炭の n
は砂や粘土よりも大きく、無機質土と比べてσc’の影響を

強く受けることがわかる。図 8 に Wcと試料ごとに求め

た n の関係を示す。先に述べたとおり、有機質粘土の

n=0.64と比べて、泥炭のn=0.79～0.96（平均値は0.86）
は大きいが、今回の実験結果の範囲では Wcと n の間に

明瞭な相関関係は認められない。 

 以上の実験結果および既往研究の知見を踏まえて、有

機質粘土と泥炭を対象にした G0 の定式化を検討する。

図 5、図 6および図 7において、G0がWcやσc’と両対数

上で直線的な関係にあったことから、G0をσc’のn乗で除

した値（G0/σc’n）とWcの関係を図9に示す。ここで、n
は、図8から土質別の平均値（有機質粘土：n=0.64、泥

炭：n=0.86）と仮定した。Wcと G0/σc’nの関係は、土質

ごとに図中に示した式で近似できる。この結果から、有

機質粘土および泥炭の G0 (MN/m2)は、次式で表すこと

ができる。ここで、Wcの単位は%、σ’cの単位は kN/m2

である。 
有機質粘土：G0 =1.284Wc -0.17 σ’c 0.64     
泥炭   ：G0 =0.725Wc -0.32 σ’c 0.86     
 これらは G0 を簡易に推定できる式であり、実務にお

いて有用と考える。しかし、これらはいくつかの近似関

係や仮定に基づいていた実験式であり、その精度を確認

する必要がある。図10に実験から得られたG0と上式か

ら推定した値の関係を示す。有機質粘土ならびに泥炭と

も概ね実験値と推定値が一致し、推定値は実験値の 0.7
～1.3倍の範囲にあった。 
3.3.2 正規圧密泥炭のせん断剛性率や履歴減衰率の

ひずみ依存性 

次に、動的変形特性の代表的な結果として、物性が異

なる3試料（共和町の泥炭、江別市の泥炭と有機質粘土）

におけるσc’=100kN/m2 のせん断ひずみγとせん断剛性比
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G/G0の関係を図 11に示す。繊維質が多く、圧密後含水

比（Wc=430%）や強熱減量（Li=94%）の高い共和町の

泥炭では、γ=0.05%程度からG/G0の低下が見られ、γ=1%
の時には初期の0.5程度のGであった。一方、泥炭と比

べ含水比や有機物の少ない江別市の有機質粘土

（Wc=122%, Li=22%）では、γ=0.01%程度からG/G0の

低下が現れ、γの増加に伴うG/G0の減少が比較的大きい。

やや分解の進んだ泥炭である江別市の泥炭（Wc=259%, 
Li=67%）では、両者の中間的な結果であった。すなわち、

含水比や強熱減量の大きい泥炭ほど、Gのひずみ依存性

（非線形性）が弱いといえる。 
図 12に図 11と同じ試料とσc’のγと h の関係を示す。

おおよそ0.05%以下のγにおいては、試料の違いによるh
の差が見られない。また、いずれの試料においても、0.1%
程度より大きなγでは、γが増加するにつれてh が増加し

た。粘土・シルトと比較して、泥炭や有機質粘土のhは

小さく、その傾向はγが大きい領域において著しい。 
動的変形特性の単純化には、G/G0 = 1/(1+ γ/ γr)とh = 

hmax (1-G/G0)で表現される Hardin-Drnevich モデル 15)

（以下、H-Dモデル）が良く用いられる。ここで、γrは

G/G0=0.5におけるγ（規準ひずみ）、hmaxは最大履歴減衰

率である。なお、G のひずみ依存性はγrで比較すること

ができる。ここでは、先に述べた結果を基にH-Dモデル

を適用し、泥炭や有機質粘土の動的変形特性の定式化に

ついて検討する。 
図 13に Wcとγrの関係を示す。泥炭のγrは 0.4～2.1%

の範囲にあり、有機質粘土のγr は 0.2～0.3%と泥炭と比

べ小さい値であった。また、ばらつきはあるものの、同

じσc’であれば Wc が高いほど大きなγr であった。泥炭と

有機質粘土にわけてσc’とγrの関係を図14と図15に示す。

いずれもσc’とγr は両対数上で比例関係にあることがわか

る。σc’の指数mを見ると、泥炭がm=0.42、有機質粘土

が m=0.34 であった。γrが Wcやσc’と両対数上で直線的
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な関係にあったことから、γr をσc’の m 乗で除した値

（γr/σ’cm）とWcの関係を図16に示す。ここで、図14や

図15の関係から有機質粘土はm=0.34、泥炭はm=0.42
と仮定した。Wcとγr/σ’cmの関係は、土質に関係なく図中

に示した式で近似できる。以上の関係を利用すると、有

機質粘土および泥炭のγr は、次式で表すことができる。

ここで、Wcの単位は%、σ’cの単位はkN/m2である。 
   有機質粘土：γr (%) = 0.0023Wc0.69σ’c0.34  
   泥炭   ：γr (%) = 0.0023Wc0.69σ’c0.42  
 図 17にσ’c=100kN/m2におけるG/G0と h の関係を示

す。h = hmax (1-G/G0)で表現されるとすれば、図17にお

いてG/G0とhは直線関係となり、G/G0=0の時の切片が

hmaxを示す。実験結果は、G/G0=0.8より大きい領域を除

いて概ね直線関係にあり、hmaxは16.4%であった。また、

土質の違いによる明瞭な差は認められなかった。次に

hmaxとσ’cの関係を図 18に示す。σ’cの増加に伴いわずか

にhmaxが増加し、両者の関係は次式で近似できる。ここ

で、σ’cの単位はkN/m2である。 
   hmax (%) = 0.012σ’c + 15.5  
3．4 過圧密状態における泥炭の動的変形特性 
3.4.1 過圧密泥炭の微小ひずみにおける泥炭のせん

断剛性率G0 

 泥炭地盤は人為的な応力変化がなくても、地下水位の

季節変動などによって容易に過圧密状態になる 13)。そこ

で、前節において検討した正規圧密泥炭の研究を進展さ

せて、過圧密履歴の影響を検討した。 
北海道内 2 箇所（天塩町雄信内、江別市江別太）にお

いて、シンウォールサンプリングした不攪乱泥炭3種類

（天塩泥炭A：自然含水比Wn=727%～783%・強熱減量

Li=68%～79%、天塩泥炭B：Wn=422%～742%・Li=39%
～76%、江別泥炭：Wn=328%～411%・Li=28%～50%）

および粘土 1 種類（Wn=47%・Li=5%）を用いて実験を

行った。泥炭試料の過圧密履歴は、まず圧密試験から得

られた圧密降伏応力より十分に大きな圧力（60～
150kN/m2）で圧密し、3t 法により圧密を打ち切った後、

30kN/m2まで圧力を低下させることで、過圧密比OCR=2, 
3, 5 を得た。なお、試料物性や実験方法については、文

献16)に詳しい。 
図19にOCRとG0の両対数における関係を示す。岩崎

ら 17)は、豊浦砂のような細粒分の少ない砂では、G0に及

ぼす過圧密履歴の影響はほとんどないが、細粒分の多い

砂では、過圧密履歴によってG0の値が正規圧密状態に比

べ増加するとしている。Kokusho et al.12)は、OCR=5～15
の過圧密粘土の G0が正規圧密粘土のそれより 35%程度

大きいとしている。これに対して泥炭では、図19に示す
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図18 有効拘束圧と最大履歴減衰率 
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ように両対数軸上においてOCRの増加に伴いG0がほぼ

線形に増加した。この傾向は、粘土と比べて泥炭のほう

が著しい。以上のことから、泥炭のG0は過圧密履歴の影

響を顕著に受けることがわかり、G0を決定する際に、そ

の過圧密履歴を考慮することが重要といえる。 
図19の関係をより明確にするために、正規圧密状態の

G0（G0NC）に対する過圧密状態のG0（G0OC）の比G0OC/G0NC

とOCRの両対数上における関係を図20に示す。この際、

基準であるG0NCのばらつきが結果を大きく左右する。し

たがって、平均的なG0NCを3.3.1で述べた（G0NC (MN/m2) 
= 0.725Wc (%)-0.32 σ’c (kN/m2)0.86）を用いて算出した上で、

その値を使って実験から得たG0OCを正規化した。いずれ

の試料においても、OCRの増加にしたがって、G0OC /G0NC

がほぼ線形的に増加した。すなわち、両者の関係はG0OC 
/G0NC = OCRmで表現できる。また、指数mは、試料によ

って異なり、粘土ではm=0.3、泥炭ではm=0.59～0.82で
あった。近江ら 8)は、天塩粘土と江別泥炭の中間程度の

物性に相当する Wn =85～360%の泥炭で m=0.48 を得て

おり、今回の実験結果の傾向に近い。これらのことは、

OCR の指数 m が定数ではなく、試料の物性によって異

なることを示している。 
Hardin and Black18)は、過圧密粘土のmが塑性指数に応

じて変化するとしている。塑性指数のような物理インデ

ックスからmを推定できると、実務において有用な情報

となる。しかし、泥炭では、繊維質が多いため、コンシ

ステンシー試験の実施が困難である。一方、泥炭の力学

的定数は、WnやLiと関連付けて整理されることが多い。

今回の実験結果の整理を考えると、圧密の前後で変化し

ない値であるLiが便利である。そこで、図21にLiとm
の関係を示す。Liが増加するとともに、mが比例的に増

加することがわかる。この関係は、m = 0.007Li (%) + 0.27
で近似できる。つまり、過圧密履歴を受けた泥炭のG0OC

はG0OC = G0NC OCR(0.007Li(%)+0.27)で表現することができる。 
3.4.2 過圧密泥炭のせん断剛性率や履歴減衰率のひ

ずみ依存性 

代表的な結果として、天塩泥炭Bのせん断ひずみとせ

ん断剛性比G/G0の関係を図 22に示す。正規圧密泥炭と

過圧密泥炭を比較すると、過圧密泥炭は、全ての OCR
において、正規圧密泥炭とほぼ同じ曲線であった。つま

り、泥炭の過圧密履歴は、そのGのひずみ依存性に対し

てほぼ影響を与えないと言える。岩崎ら 17)やKokusho et 
al.12)も、砂や粘土に関してG のひずみ依存性に及ぼす過

圧密履歴の影響は少ないと報告している。なお、全ての

ケースにおいて、せん断ひずみ0.03%程度からG/G0の低

下が見られ、せん断ひずみ0.4～0.7%の時には0.5程度の
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G/G0まで低下した。 
 図 23に天塩泥炭 B のせん断ひずみと履歴減衰率の関

係を示す。ここでも、過圧密泥炭は、全ての OCR にお

いて、正規圧密泥炭とほぼ同じ曲線であった。また、い

ずれの試料においても、0.1%程度より大きなせん断ひず

みでは、ひずみが増加するにつれて履歴減衰率が増加し

た。 
以上のように、泥炭のせん断剛性率および履歴減衰率

のひずみ依存性に及ぼす過圧密履歴の影響は、ほとんど

ないことがわかった。すなわち、3.3.2で得られた正規圧

密泥炭の動的変形特性やその推定式は、過圧密泥炭にも

適用できる。 
 
4．泥炭地盤における地震動増幅（減衰）特性 

 泥炭地盤の地震時応答を明らかにするため、泥炭地盤

内の有効拘束圧の違いが泥炭地盤の地震時挙動に及ぼす

影響を把握することを目的に遠心力模型実験を実施した。

なお、泥炭地盤は非常に軟弱であり、粘性土地盤と比べ

ても、泥炭地盤は側方流動の影響が懸念されることから、

せん断土槽を用いて実験を行った。 

4．1 実験条件 
本実験は、実物の1/50縮尺である模型地盤をせん断土

槽に作製し、50g（g：重力加速度）の遠心加速度場にお

いて加振実験を行った。実験に用いた土槽は、フレーム

数 32 段のせん断土槽で、せん断フレーム間の摩擦は外

部から供給する空気圧によって軽減している。入力波形

は正弦波・100Hz（実物換算：2Hz）、入力波数は20波、

入力加速度は 300m/s2（実物換算 600gal）相当である。

模型作製の詳細は文献19)を参照されたい。 
実験は、泥炭地盤に作用する応力状態を変えて、全部

で4ケース行った。作製した泥炭の主な物性値は表1の

通りである。表2に実験ケースの一覧を、図24に各ケー

スの実験断面図を示す。ケース1は載荷なしの条件とし

ているが、泥炭地盤を作製する途中に、予圧密

（20kN/m2）は行っている。ケース2・3は、鋼板で表2

に示す載荷を鋼板で土槽の全幅700mmに等分布載荷を

行った。ケース4は、実盛土を想定し、盛土載荷を行っ

た。ケース4は、加速度計の設置箇所によって、応力が

異なるため、弾塑性の全応力解析で応力分布を求めた。

側方の境界条件は鉛直ローラー、底面の境界条件は固定

とした。地盤のモデル化は、三軸CD試験などの結果か

ら、盛土部の湿潤単位体積重量 17.2kN/m3、粘着力

4.0kN/m3、内部摩擦角 32°、泥炭の水中単位体積重量

1.0kN/m3、粘着力4.5kN/m3、内部摩擦角32°、ポアソ

ン比は盛土・泥炭ともに0.3とした。表 3に加速度計設

置箇所の有効応力を示す。 
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       図24 各ケースの断面図（数位：mm） 

（上図：ケース1～3、下図：ケース4） 

表3 ケース4の有効応力 

深さ 鉛直応力 (kN/m2) 加速度計

GL-(m) 測線1 測線2 測線3 設置No.

0 15 69 1

1 13 71 3 A10,11,12

2 18 70 6

3 22 70 9

4 25 69 12 A7,8,9

5 28 69 16

6 31 68 19

7 33 67 22 A4,5,6

8 35 66 25

9 36 64 28

10 37 63 29 A2,3

表1 泥炭地盤の物性値 

含水比（％） 210～280 
土粒子密度（g/cm3） 1.912 

圧縮指数 3.11 
 

表2 実験ケースの一覧 

 上載荷重 備考 
ケース1 無し 予圧密あり 

（20kN/m2） 
ケース2 90kN/m2 等分布載荷 
ケース3 180kN/m2 等分布載荷 
ケース4  盛土載荷 
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4．2 実験結果 

4.2.1 結果の整理について 

次の点に着目して、実験結果の整理を行った。まず、

載荷の有無が与える影響について整理するため、ケース

1とケース2・3の比較を行った。次に、等分布載荷と盛

土載荷の影響を整理するため、ケース１～3 とケース 4
の比較を行った。この際に、ケース 1～3 は等分布載荷

であるので、測線 1～3 の同深度で得られた加速度を平

均して整理した。また、計測深度ごとに、応力の違いが

与える影響を整理した。 
なお、応答加速度は、最大値と最小値の平均値から算

出した。入力加速度は、土槽下面上の加速度計 A1 の計

測値を用いた。 
4.2.2 載荷の有無の影響 

図25に測線1～3の各ケースの応答加速度の比較を示

す。応答加速度は入力加速度で正規化した。 
ケース 1～3 の比較を行う。各測線とも同様の傾向を

示しており、上載荷重の有無によらず、地表面付近の加

速度は減衰傾向である。 

また、上載荷重がない場合、泥炭地盤内の応答加速度

は、地表面に向かって減衰傾向にある。上載荷重がある

場合、一旦、泥炭地盤内で応答加速度は増幅する傾向に

ある。上載荷重が大きい方が応答加速度の増幅も大きい

傾向にある。 
4.2.3 等分布載荷と盛土載荷の影響 

等分布載荷となるケース 1～3 の 3 測線の同深度での

応答加速度を平均したものとケース4を比較したものを

図26に示す。応答加速度は、入力加速度で正規化してい

る。なお、ケース 2 の加速度計 A4（測線 1 の地表面か

ら7mの位置）での計測値は、他の測線の傾向と異なる

ため、除外して平均した。 
図26より、盛土による分布荷重においても、地表面付

近の加速度は減衰傾向にある。ケース4の測線3の応答

加速度は、ケース 1（載荷：なし）と同様な傾向であっ

た。ケース 4 の測線 1・2 の応答加速度は、ケース 1 と

ケース2の中間的な減衰傾向を示した。 

4.2.4 応力の違いが与える影響 

図27の白抜きのマークはケース1～3の深度ごとの正

 

図25 測線1～3の各ケースの応答加速度の比較（入力加速度で正規化） 
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泥炭地盤の変形特性を考慮した 

土構造物の耐震性能照査に関する研究 

- 10 - 
 

規化した応答加速度と鉛直応力の関係を示し、塗りつぶ

したマークはケース4の深度ごとの正規化した応答加速

度と鉛直応力の関係を示す。ケース 2・3 は、等分布載

荷で単純な断面であるため、ニューマークの計算式を用

いて、深度ごとに有効応力を求めた。ケース4の応力は

全応力解析から求めた値（表3）を用いた。 
全体の傾向としては、応力が大きいと応答加速度の減

衰が小さいまたは増幅が見られる（図27のグラフの右上

に伸びる方向）。また、ケース 1～3 の深さ 10m での計

測値（図27の□）を除くと、同じ応力が作用している場

合、深度が深い方が応答加速度の減衰が小さいまたは増

幅が見られる。 

 

5．泥炭地盤上盛土の動的遠心力模型実験 

5．1 実験の目的  
過年度に実施した一般研究「泥炭性軟弱地盤における

盛土の耐震補強技術に関する研究」において、泥炭地盤

上の盛土の地震時被害は、主に盛土自体の液状化（図28）

によって発生することを明らかにした。ここでは、動的

遠心模型実験に基づき、泥炭地盤上の盛土の耐震補強技

術を検討する。 

耐震補強技術の検討を遠心模型実験で行う場合、まず

実験において事象の再現をすることが必要となる。2．
で述べたが、北海道において、1993年釧路沖地震により

十勝川河川堤防が盛土自体の液状化を伴って大崩壊が生

じた（図1、写真1）。破壊モードの特徴として、盛土底

部の液状化に起因した天端の沈下と側方流動が挙げられ

る。また次章で記すが、被害を受けた河川堤防は水位が

基礎地盤（地表面）より高く、盛土内に高い水位が形成

されていたようである。 

これらを踏まえ、泥炭地盤に盛土がめり込み沈下し、

かつ水位が高い状態を模擬した動的遠心力模型実験（遠

心場：50G）を行い、破壊モードの再現を図った。併せ

て、その再現ケースを基本とし、泥炭地盤上盛土の地震

時挙動に及ぼす盛土条件の影響を明らかにするために盛

土内水位を変えたケース、盛土の締固め度を変えたケー

スの実験を行った。併せて効果的な対策工を検討するこ

とを目的に、盛土のり尻にふとん籠を施したケースの実

験を行い、ケース間で地震時挙動や被害程度の比較を行

った。 
5．2 実験手法および実験条件  
表4に実験条件一覧を、図29にケース1、4模型の断

面を示す。ケース1は再現を目的とした無対策のケース、

ケース2はケース1に対し盛土内水位を下げたケース、

ケース3はケース1に対し盛土の締固め度を上げたケー

ス、ケース4はケース1に対策工（ふとん籠）を施した

ケースである。ここで、各ケースの盛土内水位は加振直

前に水圧計で計測した水圧から算出している（盛土内水

位の形成方法は後述する）。なお表中の入力加速度は土槽

底部に設置した加速度計（図29参照）で計測された加振

加速度を実物換算した値である。ケース1における入力

加速度波形を図30に示す。 

図27 鉛直応力と応答加速度の関係 
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図28 盛土の液状化の発生概念図 

表4 実験条件一覧 

ケース1 ケース2 ケース3 ケース4
高さ

天端幅

のり面勾配

締固め度 85% 85% 90% 85%
厚さ

締固め度

高 低 高 高

加振波

周波数

入力加速度 （533gal） （574gal） （544gal） （590gal）
ふとん籠

※括弧内は実物換算値
※盛土内水位高：沈下盛土層下端から3.2m程（実物換算）

※盛土内水位低：沈下盛土層下端から2.5m程（実物換算）

上部
盛土

沈下
盛土層

加振
条件

遠心力 50G
対策工 なし

盛土内水位

100mm（5m）

100mm（5m）

1：1.5

40mm（2m）

80%程

75Hz（1.5Hz）
正弦波40波
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使用した盛土材（上部盛土および沈下盛土層）は北海

道内で採取した山砂である。試料の主な物性値を表5に

示す。基礎地盤材として使用した泥炭は、園芸用ピート

モスとカオリン粘土を 1:1 で混合し、初期含水比 600%
に調整したものである。なお、園芸用ピートモスは、60℃
で乾燥させた後、0.85mm以下に粉砕したものを用いた。

作製した泥炭の主な物性値等を表6に示す。表中の含水

比は後述する基礎地盤作製の過程で予圧密等を行った後

の値である。 

ケース1を例に図31に実験の手順を示す。泥炭層下部

に排水層として、空中落下法により相対密度Dr=90%の

砂層（豊浦砂）を作製する。砂層は、土槽下部からポー

ラスストーンを介して脱気水を供給し飽和させた。次い

で、作製した泥炭を土槽に投入した後、遠心場（50G）

で泥炭層を自重圧密させた。次に、重力場において、ベ

ロフラム式エアーシリンダーを用いて、一次元圧密を実

施した。順次、圧力を上げていき、最終圧密圧力は

20kN/m2とした。一次元圧密終了後、遠心場（50G）に

おいて、盛土相当の荷重で圧密を行った。 
以上の手法で泥炭地盤を作製した後、沈下盛土層を作

製する。 

沈下盛土層は、所定の形状に泥炭地盤を掘削し、掘削

箇所に水の 50 倍の動粘性度を持つシリコンオイルを供

給した後、そこに水中落下法により盛土材（山砂）を締

固め度Dc≒80%（相対密度Dr≒35%）で投入した。実

際の盛土は、基礎地盤の圧密の過程で盛土底部の密度や

拘束力が低下することが指摘されている 20)。実験ではそ

の状態を模擬し、かつ実験上、盛土底部の液状化による

被害を顕著にするために、沈下盛土層が液状化しやすい

状況とした。 
沈下盛土層を作製した後、別途所定の締固め度（含水

比は20%とした）で作製した凍結盛土を沈下盛土層上に

設置し、融解させた（ケース4に関しては凍結盛土設置

図31 実験手順（ケース1の例） 

実験開始

↓

砂質土層の作製（Dr=90%)
↓

基礎地盤（=泥炭）の作製

↓

遠心場（50G）で泥炭層の自重圧密

↓

重力場で泥炭を圧密（20kN/m2）
↓

遠心場（50G）で盛土相当の荷重で圧密

↓

沈下盛土層部分の掘削

↓

シリコンオイルを掘削箇所に供給 ↓

↓ 盛土の作製（Dc=85%）

↓

冷凍庫内で凍結

↓ ↓

凍結盛土の設置（融解） ← 凍結盛土完成

↓

盛土内水位の形成
（シリコンオイルを盛土高さの半分まで

供給し、真空槽内で脱気）

↓

遠心場（50G）で地表面まで

シリコンオイルを排出

↓

加振

↓

実験後の観察、実験の終了

水中落下法により
沈下盛土層の作製（Dc80%程）

盛土材（山砂）の
含水比調整

土粒子の

密度（g/cm3）

最大乾燥密度

（A-c法）（g/cm3）

最適
含水比（%）

50%粒径

（mm）

細粒分
含有率（%）

2.671 1.468 25.6 0.267 5.8

表5 盛土材（沈下盛土層含む）の物性値 

土粒子の

密度（g/cm3）
含水比（%） 圧縮指数

透水係数
（変水位）

強熱減量
（%）

1.991 260～290 2.71 2.07E-07 50

表6 基礎（泥炭）地盤の物性値等 

図29 模型断面図（単位mm）（奥行き200mm） 

（上図：ケース1、下図：ケース4） 
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前にふとん籠1段目を設置）。 
ケース2に関してはここで模型の作製は終了とな

り、遠心場（50G）で加振を行う。一方、ケース1、
3、4に関しては、盛土内水位形成過程に入る。 
シリコンオイルを地表面から盛土高さの半分（50mm）

まで供給し（図 32（a））、真空槽内で脱気することで盛

土内にシリコンオイルを供給した（図32（b））。この時、

模型を観察しながら徐々に負圧を作用させ、最終的な負

圧は－90kPaとした。－90kPaの負圧作用時間は12時

間程度である。その後、遠心場（50G）において、電磁

弁を操作することで、泥炭地盤に埋め込んだ排水パイプ

を介して、シリコンオイルを土槽下部から排出し（図32

（c））、その後盛土内に水位が形成された状態（図32（d））

で加振を行った。なお、シリコンオイル排出終了のタイ

ミングは盛土周辺の水位が基礎地盤面（地表面）に達し

た時（カメラで確認）とし、盛土内の水位高さは、間隙

水圧計の値により確認した。 
5．3 実験結果と考察  
5.3.1 実験後の観察 

写真2、3に各ケースの加振前後の状況を示す。模型内

に作製したメッシュからは、いずれのケースも天端が沈

下し、のり面がはらみ出す傾向が確認されるが、ケース

1 で顕著に現れている。水位が低いケース 2 の盛土の変

状は全体的に小さく、盛土内水位が高いが盛土の締固め

度も高いケース3では、全体的な変状は限定的だがのり

尻付近の側方への変状が局所的に生じていることが確認

される。このことは、側方流動に対しては盛土内水位の

影響が強いことを示唆している。上面から観察すると、

ケース1では天端、のり面ともに大きな亀裂が生じてい

る。ケース 2、ケース 3 は共に天端に亀裂が生じている

が、のり面の亀裂は限定的である。ケース4はケース2、
3 と同様の傾向ではあるが、のり面に細かい亀裂が多く

見受けられる。これは、ふとん籠が設置されていない場

合（ケース 1）はのり面に大開口の亀裂が生じているこ

とを考えると、ふとん籠により強制的に側方流動を抑え

た結果と思われる。 
次いで、被災事例の再現を目的としたケース1に関し

て、より詳細に考察する。図33はケース1の加振後に、

重力場においてレーザー変位計により計測した地表面の

形状を初期形状に重ね合わせた図である。図中には加振

直前に間隙水圧計で計測した水圧から得た盛土内の水位

線を参考に示している。この図より、加振により盛土天

端が沈下し、のり面がはらみ出し側方に流動している様
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図32 盛土内水位形成過程（単位：mm） 

写真3 加振後の状況 
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子が確認できる。また、天端およびのり面に生じた亀裂

に着目すると、その方向は鉛直方向であることがわかる。

これは、盛土底部（直下）が液状化することで、上部盛

土が自重により鉛直方向に落下（沈下）したためだと思

われる。このような変状は次章で述べる 1993 年釧路沖

地震による河川堤防被害でも見られており、本ケースに

より泥炭地盤上盛土の地震時破壊モードを再現できたと

言える。 
5.3.2 盛土の変状 

地震動による盛土の変状に関して、より定量的に把握

するために、各ケースの加振による堤防の鉛直変位およ

びのり尻の側方変位を図34に示す。なお鉛直変位は、天

端中央とのり肩に設置したレーザー変位計により遠心場

（50G）で計測された値で、のり尻の側方変位は加振後

に重力場（1G）で測定した値である。なお変形量は実物

換算した値で示している。 
この図より、天端中央の沈下量でケース2が最大とな

っているが、のり肩沈下量、のり尻側方変位量はケース

1 が最大で、のり肩沈下量は 1m 以上、のり尻側方変位

量は2mとなっている。天端中央の沈下量に関してケー

ス 1 が最大を示さなかった理由は、図 33 で確認できる

が、天端中央に残された突起を計測したためである。 
ケース 1 に対して水位を下げたケース 2 は天端中央、

のり肩の沈下量、のり尻の側方変位量はそれぞれ 75cm
程で、ケース1より小さい。また、それぞれの変位量が

同程度であるため、写真 3（b1）で示したメッシュの乱

れが小さかったと思われる。 
ケース1に対して盛土の締固め度を上げたケース3の

沈下量、側方変位量は、ケース1より小さく、沈下量に

着目するとケース2よりさらに小さい。ただし側方変位

量はケース2より大きい値を示している。盛土の締固め

度を上げることで沈下量は抑制されたが、盛土内水位が

高いために水位以下ののり尻付近が加振により泥寧化し

たためと考えられる。 
ケース 1 に対してのり尻にふとん籠を施したケース 4

は沈下量、側方変位量ともにケース1より抑制されてい

る。その量は、沈下量で50cm程度、側方変位量で75cm

程度で、ふとん籠をのり尻に4段設置することで5割ほ

ど変形を抑制可能であり、対策工としてある程度の効果

が期待されることが明らかとなった。 
5.3.3 盛土内の過剰間隙水圧 

ふとん籠は砕石で作製されているため、のり尻付近の

過剰間隙水圧の発生を抑制する効果が期待される。そこ

で図 35にケース 1 とケース 4 における沈下盛土層内に

設置したのり尻下部（図29のP1）の間隙水圧の加振時

経時変化を示す。なおケース 2、3 の間隙水圧の発生挙

動はケース1と類似している。 
図より、当該箇所において、加振時に過剰間隙水圧が

発生し、有効上載圧（40kPa程度）を考えると過剰間隙

水圧比は 1.0 に近いことがわかる。ただし両者に明確な

差は見受けられず、ふとん籠がドレーンとして機能して

いないようである。 
先述した通り、ふとん籠を設置することで盛土の変形

を抑制することは可能であるが、過剰間隙水圧の発生を

抑制した結果ではなく、物理的に変形を抑制したものと

思われる。次年度は、耐震補強技術としてふとん籠の最

適な設置方法を検討する。 
 

6． 現地調査によるドレーン工の効果検証 
 泥炭地盤上の盛土の地震被害が、主に盛土自身の液状

化によると考えると、盛土内の水位低下が耐震性向上に
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図35 のり尻下部（沈下盛土層内）の間隙水圧 
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寄与すると思われる。そこで、1993年釧路沖地震におい

て、十勝川堤防において発生した地震被害を事例にして

ドレーン工の耐震補強効果について検討する。 
2．で述べた通り、1993 年釧路沖地震によって、泥炭

地盤に築造されていた十勝川統内地区の堤防が約 2～
3.5m 沈下し、天端やのり面に大きな開口亀裂が生じた

1) （図 1、写真 1）。この主たる要因は、堤体の液状化で

あることが明らかになっている。なお、この地震での当

該地区の震度は5であり、直近で観測された最大水平加

速度は 430gal であった。一方、被災箇所に近接する下

流側堤防では、被災箇所とほぼ同様な地盤構成および堤

防規模であったにもかかわらず、ほとんど被害が生じな

かった（図 36）。無被災箇所には、堤体内の水位を低下

させる目的で図37に示すドレーン工が、地震前に設置さ

れていた。図36には、被災後に調査された堤体内水位を

青破線で示しているが、被災箇所では無被災箇所に比べ

堤体内水位が高いことがわかる。被災箇所では、堤体中

央における堤体厚（沈下して泥炭層にめり込んだ堤体を

む）である約 10m の 33%～52%に相当する約 3.3m～

5.2mの厚さの飽和域があったと推定される。 
 図 36中の赤丸は、堤体土の土性およびN 値から計算

された FL 値が 1.0 を下回った箇所を示している。被災

箇所では水位以下にあるほとんどの堤体土の FL 値が

1.0 を下回っているのに対し、無被災箇所ではごく一部

に限られている。これは、前述した堤体内水位の差に加

え、被災箇所の堤体材料が砂質土主体である一方、無被

災箇所ではシルト主体であることによると考えられる。 
谷本ら 21)は、堤体の液状化現象に関する遠心模型実験

を行い、川裏側にドレーン工、川表側に押え盛土を一定

規模で設けることで耐震効果が得られることを確認して

おり、適切に設置されたドレーン工には、排水効果が期

待されている。 
そこで、図38に2003年十勝沖地震の前後に測定され

た十勝川統内堤防のドレーン工設置・非設置箇所の堤体

内水位と降雨量を示す。ドレーン工非設置箇所では、設

置箇所に比べ堤体内に高い水位が形成されている。さら

に、ドレーン工設置箇所では、降雨後に一時的に水位が

上昇するものの、速やかに低下しており、ドレーン工の

排水効果が見てとれる。ドレーン設置箇所では、2003
年十勝沖地震（震度6弱、直近での実測最大水平加速度

528gal）においても、甚大な被害は生じなかった。 
 今回確認されたドレーン工と、5．で検討したふとん

籠は構造的に変わるものではない。本実験ではふとん籠

の排水効果は確認されなかったが、今後ふとん籠の最適

な設置方法を提案すべく検討を進める。 

 

7．まとめ 

本研究の結果を要約すると以下の通りである。 
(1) 泥炭の微小ひずみにおけるせん断剛性率および動的

変形特性について 
1) 泥炭の動的変形試験のうち、ねじりせん断試験では、

水平面に繰返し荷重が作用することから、実際に近

い状況と考えられる。 
2) 泥炭の動的変形特性を得るために、繰返しねじりせ

ん断試験を実施する場合、圧密条件を原位置での応

力状態を再現した異方圧密とするか、もしくは原位

図36 十勝川統内築堤の被災箇所と無被災箇所の断面図 

図38 堤体内の水位挙動観測結果 

図37 無被災箇所のドレーン工 
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置と平均有効応力を等しくした等方圧密とするの

が良いと判断できる。 
3) 正規圧密状態の有機質粘土および泥炭に関して、含

水比Wが微小ひずみにおけるせん断剛性率G0へ与

える影響が明らかとなった。また、G0の有効拘束圧

σc’依存性が無機質土と比べ強いこともわかった。さ

らに、Wとσc’からG0を推定する実験式を提案した。 
4) 正規圧密泥炭および有機質粘土のせん断剛性比

G/G0および履歴減衰率hついて、Hardin-Drnevich
モデルを適用し、必要なパラメータである規準ひず

みおよび最大履歴減衰率とσc’や W の関係を明らか

にするとともに、これらパラメータに関する実験式

を提案した。 
5) 泥炭の G0は過圧密履歴の影響を強く受け、その傾

向は強熱減量 Li が大きい泥炭ほど著しいことが明

らかとなった。また、その関係を利用して OCR と

Li から過圧密履歴を受けた泥炭の G0を推定する実

験式を提案した。 
6) 泥炭のせん断剛性率および履歴減衰率のひずみ依

存性に及ぼす過圧密履歴の影響は、ほとんどないこ

とがわかった。すなわち、正規圧密泥炭の動的変形

特性やその推定式は、過圧密泥炭にも適用できる。 
(2) 泥炭地盤の地震時増幅（減衰）特性について 

1) 上載荷重の有無によらず、地表面付近の応答加速度

は減衰傾向にある。 
2) 応力が大きい方が応答加速度の減衰は小さい、また

は増幅の傾向がある。 
3) 同じ応力であれば、深度の深い方が応答加速度の減

衰は小さい、または増幅の傾向にある。 
(3) 盛土の耐震補強技術について 

1) 泥炭地盤における盛土下部の液状化に関する動的

遠心模型実験を行い、被害事例の再現ができた。 
2) 盛土内水位を下げたケース、盛土の締固め度を上げ

たケースの実験を行い、いずれも盛土の沈下や側方

流動が抑制されることを確認した。 
3) 対策工としてのり尻にふとん籠を設置することで、

無対策と比較し5割程度沈下や側方流動を抑制する

ことが可能であった。 
4) 1993 年釧路沖地震において、十勝川堤防において

発生した地震被害を事例にして検討したところ、ド

レーン工の排水効果が明らかとなった。このことが、

盛土の耐震補強効果に寄与する可能性があり、今後

検証する予定である。 
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Abstract : Several major earthquakes that occurred in Hokkaido were seen to cause severe damage to  
embankments on peaty ground.  However, the detailed dynamic properties of peaty ground have not been 
clarified.  

To clarify dynamic properties of peat, a series of cyclic torsional shear tests on peat and organic clay were 
conducted.  As a result, it was found that the shear modulus at small strain and the dynamic properties of 
normally consolidated peat and organic clay.  Some equations for estimation of these properties were proposed.   

To make advanced technology for improving the seismic performance of embankments constructed on peaty 
ground, a series of dynamic centrifugal model tests and field investigation were performed.  As a result, it was 
revealed that the effect of shaking period on the deformation of embankments.  It was found that the effect of a 
drain method on seismic resistance of embankments. 
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