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排水性の高い浮き型格子状地盤改良による液状化対策効果とそのメカニズム 
Mechanisms of effectiveness of countermeasure against liquefaction 

by floating grid type improvement with high drainage 
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概   要 
住宅などの小規模な既設構造物にも適用可能な液状化対策の開発は急務である。本研究では浮き型格子

状地盤改良に着目しこれまで様々な検討を行い，格子壁体に一般的な地盤改良を想定した不透水性改良体

を用いた場合には構造物の傾斜被害に対する抑制効果が期待できないことや，排水性改良体を用いた場合

には沈下被害および傾斜被害の抑制効果が増大することを確認した。そこで，本検討では排水性改良体の

効果的な深度やその対策効果のメカニズムを明らかにするため，不透水性改良体の一部に排水性改良体を

組み合わせた複合型改良体を新たに考案した。振動台実験による検討の結果，複合型改良体の全改良長に

対する排水性改良体の比率が大きくなるほど改良効果が増大し，排水性改良体の設置深度は構造物の影響

が大きい浅層部付近が効果的であり，浮き型格子状地盤改良に複合型改良体を用いることで高い対策効果

が期待できることが分かった。 
 

キーワード：液状化対策，振動台実験，格子状地盤改良 
 
 

1. はじめに 
 
これまで東北地方太平洋沖地震 1)~2)などの度重なる大地

震により，多くの戸建て住宅が深刻な液状化被害を受けて

きた。近い将来，より大規模な地震の発生も危惧されてお

り，戸建て住宅などの既設小規模構造物にも適用できる施

工性，経済性に優れた液状化対策工法の開発が急務である。 
そのような中，本研究では，戸建て住宅など既設小規模

構造物にも適用可能な液状化対策工法として，改良深度を

液状化層の浅い部分に留めた「浮き型格子状地盤改良」に

着目した。ここで，一般的な格子状地盤改良は，高い剛性

を持つ地中連続壁により，液状化層の下端まで狭い間隔で

格子状に改良することで，地震に伴う地盤のせん断変形を

抑制し，液状化の発生を防止する工法である。そのため，

今日までに格子間隔が過剰間隙水圧や沈下量に及ぼす影

響 3)~8) ，最適な格子間隔の算定方法 9)~10)などが検討され

てきた。一方，本研究では改良深度を液状化層の浅い部分

に留めた格子間隔の広い経済的な改良を行うことにより，

液状化の発生は許容するものの，液状化地盤の側方流動を

抑制することで構造物の液状化被害を低減させる方法を

提案し，これまで格子間隔や改良深度が構造物の沈下被害

に及ぼす影響 11)などについて検討を行ってきた。しかし，

住家の損傷は沈下量のみならず，傾斜量によっても大きく

なるため 12), 13)，住家などの液状化対策を考える場合には

沈下被害に加え，傾斜被害についても考慮する必要がある。 

図 1 に接地圧が偏心した模型構造物が 20 mm 沈下した

時の地盤内変位を示し，図 2 に構造物の左下端部をヒンジ

付きロッドで固定し，構造物の左下端部を回転中心として

回転させた場合の地盤内変位を示す。液状化により構造物

が沈下する際には，構造物の端部付近から外側に側方流動

が発生するため，この側方流動を抑制することで構造物の

沈下被害を低減可能 11)である。一方で，構造物が沈下せず

に傾斜した場合，傾斜角が全壊として判定される基準値 12)

の 4 倍となる 200/1000 に達しても地盤内の変位量や変位

領域は構造物が沈下する場合に比べてわずかであるため，

構造物の傾斜被害を抑制するためには，過剰間隙水圧消散

工法などを併用することが効果的であることも既往研究
14) により明らかとなっている。しかし，すべての改良体を

排水性改良体にすることは，経済性や施工性の観点からも

困難であり，現実的であるとは言い難い。 
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図 1 構造物が沈下した際の地盤内変位（沈下量：20 mm） 

 

 
図 2 構造物が傾斜した際の地盤内変位（傾斜角：200/1000） 

 

そこで，著者らは改良深度全体ではなく改良体の一部に

排水性改良体を用いた「複合型改良体」を新たに考案し，

この複合型改良体を用いた浮き型格子状地盤改良による

液状化被害の低減効果，およびメカニズムの検討を行った。

本稿では，2 次元振動台実験により排水性の高い改良体が

液状化地盤の変形挙動や過剰間隙水圧の抑制・消散効果に

与える影響，そして浮き型格子状地盤改良に複合型改良体

を用いた場合の液状化対策効果や，排水性改良体の効果的

な深度についての検討結果を報告する。 
 

2. 排水性改良体による液状化抑制メカニズム 
 

 実験概要 
排水ドレーンによる間隙水圧の抑制・消散効果について

はこれまで多く研究されてきたが，液状化地盤の剛性や地

盤内変位などに与える影響については研究が進んでいな

い。そこで本検討では小型の簡易ベーン試験機を用いて，

加振中における液状化地盤のせん断強さの計測を行った。 
図 3 に本研究で用いた簡易振動台実験装置を示す。実験

装置は既往研究 11)14)と同様であり，振動モーターの周波数

と電源供給時間のみを制御している。ここで，モーターへ

の電源供給を停止した後，振動は徐々に弱まり約 10 秒後

に完全に静止するため，本検討では電源が供給されている

3 秒間を主要動とする。また，本実験では加振中における

液状化地盤の挙動を観察するため，未改良の地盤は完全に

液状化する程度の入力波を用いる必要がある。そのため，

本実験で用いた入力波は図 4 に示すように周波数が約

17Hz，最大加速度が約 2.5 m/s2の 3 次元的な正弦波とした。 

図 5 に実験概要図を示す。本検討では液状化中における

構造物や地盤内の挙動を観察するため，幅 500 mm×奥行

85 mm×高さ 500 mm の透明なアクリル製の二次元土槽を

用いており，模型地盤は硅砂 7 号（D50 = 0.15 mm）を層厚

が 300 mm，相対密度が 50%程度の中密な飽和地盤となる

ように作成した。また，液状化に伴う構造物の変位や地盤

内の変位状況を観察する場合には，地盤内を 20 mm 間隔

で着色した。排水性改良体は珪砂 2 号を金属製メッシュの

容器に入れて作成し，土層左端に設置した。ここで，模型

改良体の剛性は液状化地盤に比べて十分に高く，珪砂 2 号

による排水性改良体の透水性は約 k = 2.2×10-2 m/sであり，

模型地盤（k = 6.5×10-5 m/s）に比べて十分に高い。 
 

 

図3 簡易振動台実験装置 

 

 

図4 入力加速度（主要動10秒） 

 

 

図 5 実験概要図 
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 排水性改良体による過剰間隙水圧比の抑制効果 
本試験では，排水性改良体の排水効果を検討するため，

間隙水圧計を G.L.-100mm，および G.L.-150mm の深度で，

排水性改良体からの距離 dw=0 mm, 50 mm, 100 mm, 200 mm
の位置に設置し，過剰間隙水圧を計測した。なお，本試験

では模型構造物は設置せず，主要動は 10 秒間とした。 
図 6 に過剰間隙水圧比を示す。G.L.-100mm，G.L.-150mm

共に，排水性改良体に近いほど過剰間隙水圧の抑制効果や

早期消散効果が高く表れ，特に深度 z で正規化した排水性

改良体までの距離 dwが dw/z ≤ 0.5 程度の範囲では，加振直

後に過剰間隙水圧が 1.0 に到達し液状化したとしても，主

要動中（加振開始から 10 秒間）でも水圧が低下し始める。

一方で，排水性改良体から遠くなるほど排水効果は徐々に

弱くなる傾向にあるが，dw/z < 2.0 の範囲内であれば未改

良地盤よりも過剰間隙水圧の消散が早いことが分かる。 
 

 
(a)  G.L.-100 mm 

 
(b)  G.L.-150 mm 

図 6 過剰間隙水圧比 

 
 排水性改良体が液状化地盤の剛性に与える影響 

前述したように，排水性改良体に近いほど過剰間隙水圧

の抑制効果などが高いことが分かった。しかし，本検討に

おいては排水性改良体を設置した場合においても，地盤内

の過剰間隙水圧比はある程度上昇していることが分かる。

そこで，本検討では主要動を 10 秒間とし，排水性改良体

が液状化地盤の剛性に与える影響について検討を行った。 

図 7 に G.L.-150mm における排水性改良体からの距離と

液状化地盤のせん断剛性との関係を示す。ここで，本試験

では幅 20 mm×高さ 30 mm の小型ベーン試験機を用いて

加振中における液状化地盤のせん断強さを計測しており，

図の縦軸は未改良地盤の同深度における加振前のせん断

強さで正規化した液状化地盤のせん断強さであり，横軸は

深度 z で正規化した排水性改良体までの距離 dw/z である。

ここで，前述の通り，液状化地盤の過剰間隙水圧は排水性

改良体の効果により加振中においても変化する。そのため，

本試験では加振直後から主要動が終了するまでベーンを

回転させ，主要動である 10 秒間の中での最大値によって

せん断強さを評価した。 
排水性改良体の排水効果により，dw/z ≤ 0.5 の範囲では，

液状化中においても排水性改良体に近くなるほど急激に

地盤剛性が高くなる傾向にあることが確認できる，一方で

dw/z ≥ 1.0 の範囲では距離に関わらずせん断剛性は同程度

の値となり，未改良地盤における加振前の剛性とほぼ同等

となった。これは，排水性改良体に近いほど高い排水効果

が得られるため，排水性改良体に向かう透水力や地盤密度

の増大による効果だと考えられる。また，過剰間隙水圧の

計測結果と併せて考えると，dw/z ≥ 1.0 の範囲では排水性

改良体によって過剰間隙水圧の消散効果は得られるもの

の，地盤剛性の増大効果はあまり大きくないと考えられる。 
 

 
図 7 加振前の未改良地盤に対する加振中のせん断強さ比 

 
 排水性改良体による地盤内変位の抑制効果 

本検討では，地盤内の変位を観察しやすくするために，

相対密度が約 35%の緩い飽和地盤を対象に，排水性改良体

が液状化地盤の変位抑制効果に与える影響について検討

を行った。図 8 に土槽の左端に排水性改良体を設置し，そ

の近傍で液状化により構造物が 20 mm 沈下した時点にお

ける地盤内変位を示す。模型構造物には，2 階建ての住宅

を想定した平坦なアルミニウム製ブロックを用いており，

接地圧は 0.67 kPa である。不透水性改良体を設置した場合

では，改良体近傍で下向きの変位のみが発生し，構造物の

端部から外側に向け側方流動が発生しているのが確認で

きる。これは，構造物に近接した不透水性改良体による格

子壁の内側では，鉛直変位のみが発生することを意味する。 
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一方で，排水性改良体を設置したケースでは，dw/z ≤ 0.5
の範囲において地盤内変位が大きく抑制された低流動化

領域が形成され，その領域内では排水性改良体に向かった

わずかな水平変位のみが発生していることが確認できる。

これは，排水性改良体の効果により，排水性改良体に近い

ほど過剰間隙水圧が抑制され，また改良体に向かう透水力

や排水に伴う密度増大効果などにより改良体近傍ではせ

ん断剛性が高いためだと考えられる。 
以上より，排水性改良体がもたらす過剰間隙水圧の抑制

効果が高い領域（図 6）や，加振により液状化していても

ある程度の地盤剛性が得られる低流動化領域（図 7，図 8）
などは概ね一致しており，排水性改良体には過剰間隙水圧

の抑制効果や早期消散効果，液状化地盤内における低流動

化領域の形成等が期待できると考えられる。 

 

  
(a) 排水ドレーン無し      (b) 排水ドレーン有り 

図 8 地盤内変位（構造物の沈下量：20 mm） 

 
3. 複合型改良体による浮き型格子状地盤改良 

 
 排水性改良体の深度が対策効果に与える影響 

既往研究 14)より，構造物の傾斜被害を低減させるには，

過剰間隙水圧消散工法を併用するなどして，地盤支持力を

確保することが重要であることが明らかとなった。そこで，

本研究では不透水性改良体の一部に排水性改良体を組み

合わせた「複合型改良体」による浮き型格子状地盤改良を

考案した。しかし，効果的な排水性改良体の深度や排水層

の比率などは明らかとなっていない。そこで，本検討では

格子壁全体の改良長 H と排水性改良体長 Hd との比率が

Hd/H = 1/3 の条件で，排水性改良体の深度が構造物の液状

化対策効果に与える影響について検討を行った。 
図 9 に実験概要図を示し，図 10に本検討で用いた接地

圧が偏心した模型構造物を示す。ここで，実験土槽や地盤

条件，加振条件などは前述した検討と同様である。本実験

で用いた模型構造物は平面ひずみ条件を満足するように

幅 80 mm×奥行 80 mm×高さ 20 mm のアルミニウム製ブ

ロックの片側に，幅 40 mm×奥行 80 mm×高さ 10 mm の

アルミニウム製ブロックを重ねており，接地圧は 2 階建て

の住宅に相当する 0.67 kPa（実物で 20 kPa）とし，偏心量

e を基礎幅 B で除した偏心比は e/B = 1/20 である。また，

模型改良体にはアクリル製の不透水性改良体と金属製の

メッシュ，および珪砂 2 号による排水性改良体を用いた。 
ここで，不透水性改良体下部に排水性改良体を配置する

場合，不透水性改良体内に鉛直方向の排水孔を複数設けて

排水性改良体から地表面へ排水できるようにした。また，

一般的な格子状地盤改良のように格子壁体が連結された

地中連続壁を想定し，加振中に改良体の間隔が変化しない

ように改良体を土槽に固定した条件で検討を行った。また，

本実験では主要動が 3 秒間であり，振動が完全に停止する

までは約 13 秒となる。また既往研究 11)から，改良間隔 L，
および改良深度 H は効果的な改良効果が得られるように，

基礎幅 B に対して L/B = 1.20，H/B = 2.25 とした。本実験

では，未改良地盤（Unimproved），不透水性改良体のみの

ケース（Impermeable），上部排水（Upper drainage），および

下部排水（Lower drainage）の複合型改良体を用いたケース

の 4 ケースとした。 
 

 
図 9 実験概要図（浮き型格子状地盤改良） 

 

 
図 10 偏心模型構造物 

 

図 11 に平坦な模型構造物を設置し，排水改良比が 1/3 と

なる上部排水と下部排水の複合型改良体を用いた場合の

加振 3 秒後における地盤内の変位を示す。上部排水では，

浅層部で若干液状化地盤が変位しているが，中層部以深に

おいては変位が非常に小さいことが分かる。一方で，下部

排水では上部排水に比べて地盤全体で変位が大きいこと

が分かる。これは，排水層に近いほど排水効果は高くなり，

上部排水の場合は構造物の影響を受けやすい地表面付近

で高い排水効果が得られるため，構造物の沈下に伴う影響

が浅層部でほぼ収束され，中層部以深への影響が減少した

ためだと考えられる。 
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一方で，下部排水の場合は地表面から全改良長の 2/3 の

深度までは排水効果が得られないことから，構造物の影響

を受けやすい浅層部において地盤の剛性が回復している

上部排水に比べて，剛性が低下したままである下部排水の

地盤は変位しやすいと考えられる。さらに，下部排水では，

深層部へ上部の液状化地盤が流れ込み，改良下端部からの

流動を含め全体での変位が大きくなったと考えられる。 
 

 
図 11 加振 3 秒後における地盤内変位 

（左：上部排水，右：下部排水） 

 

 
(a)  構造物の沈下量 

 
(b)  構造物の傾斜角 

図 12 構造物の平均沈下量および傾斜角（排水深度の影響） 

図 12 に未改良，不透水性改良体，上部排水・下部排水

の複合型改良体を用いた模型構造物の平均沈下量および

傾斜角を示す。不透水性改良体と比べると改良間隔や改良

深度が同じであっても，複合型改良体を用いた上部排水や

下部排水のケースは排水効果が得られることから，主要動

が終了するとすぐに構造物の沈下速度，および傾斜速度が

減少していることが分かる。ここで，下部排水のケースは，

上部排水のケースよりも沈下被害の抑制効果も傾斜被害

の抑制効果も共に小さいことが分かる。これは，前述した

ように，上部排水では浅層部付近で排水効果が得られるこ

とから，構造物の影響を受けやすい表層部付近である程度

の支持力が確保され，構造物の回転や沈下に対する抵抗力

が得られたためだと考えられる。 
以上より，複合型改良体を用いる場合においては，上部

に排水性改良体を設置することが望ましいと考えられる。 
 

 排水性改良体の比率が対策効果に与える影響 
前述した検討より，複合型改良体を用いた浮き型格子状

地盤改良では，排水性改良体を上部に設置したほうが下部

に設置するよりも高い液状化対策効果が得られることが

明らかとなった。そこで本検討では上部排水型の複合型改

良体について，全改良長 H における排水性改良体長 Hd の

比率が対策効果に与える影響を検討した。ここで，前述の

検討と同様に改良間隔や改良深度は L/B = 1.20，H/B = 2.25
とし，排水性改良体の割合を Hd/H = 0（不透水性改良体），

1/3，2/3，3/3（完全な排水性改良体）に未改良地盤である

Case0 を加えた 5 ケースとした（表 1）。 
 

表 1 実験ケース 
Case 排水改良比 Hd/H 

0 （未改良） 

1.20-2.25-0/3 0.00（不透水の性改良体） 

1.20-2.25-1/3 0.33（上部 1/3 が排水性） 

1.20-2.25-2/3 0.66（上部 2/3 が排水性） 

1.20-2.25-3/3 1.00（完全排水性改良体） 

 
図 13 に上部排水の複合型改良体を用いた模型構造物の

平均沈下量および傾斜角を示す。図 2 でも示したように，

不透水性改良体を用いたCase1.20-2.25-0/3では側方流動の

抑制に伴う沈下被害の抑制効果ほど傾斜被害の抑制効果

は得られていない。一方で，改良体の上部に排水性改良体

を設置した複合型改良体を用いたケースでは，全ケースで

主要動が終了するとすぐに構造物の沈下速度や傾斜速度

が減少し，沈下被害や傾斜被害の抑制効果は排水改良比が

高くなるにつれて増大する傾向が確認できる。この結果は，

図 7，図 8 で示した通り，排水性改良体により形成される

剛性の高い低流動化領域は深度が深くなるほど広くなる

ため，排水改良比が高くなるほど低流動化領域の重なりが

大きくなったことや，図 11 に示した通り構造物の影響が

大きい浅層部付近において高い排水効果が得られ，地盤の

支持力が確保されたためだと考えられる。 
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 (a) 構造物の沈下量

 

 (b) 構造物の傾斜角 
図 13 構造物の平均沈下量および傾斜角（排水改良比の影響） 

 
4. 結論 

 
本検討では複合型改良体による浮き型格子状地盤改良

を対象に，効果的な排水性改良体の設置位置や排水改良比，

対策効果のメカニズムを明らかにするため，振動台実験に

よる検討を行った。以下に検討結果を示す。 
1) 排水性改良体を用いることで，過剰間隙水圧の抑制効

果や早期消散効果が得られ，排水性改良体に近いほど

その排水効果は高い。 
2) 排水層の近傍では特に排水効果が高いため，排水層ま

での距離に応じて加振中においても地盤剛性の回復，

また液状化地盤の低流動化領域の形成が期待できる。 
3) 浮き型格子状地盤改良に複合型改良体を用いる場合

において，排水性改良体は深層部ではなく，表層部に

設置する方が高い液状化対策効果が期待できる。 
4) 浮き型格子状地盤改良に複合型改良体を用いる場合

において，全改良長に対する排水性改良体の比率が大

きくなるほど液状化対策効果は向上する。 
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砂質土に形成される骨格構造の評価と液状化予測への適用 
Evaluation of soil structure formed in sandy soil  

and its application to liquefaction prediction 
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3 中部土質試験協同組合・技術部 
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概   要 
近年，南海トラフ地震をはじめとする巨大地震に備えて，河川堤防や海岸堤防といったインフラの液状化対策が急務とな

っている。液状化の検討を行う必要のある砂地盤は，それぞれ特有の骨格構造を有しており，地盤の液状化対策を適切に

行うためには，この骨格構造を考慮して液状化に対する強度を評価する必要がある。本研究では，今まで曖昧な概念とさ

れてきた砂質土の骨格構造を定量的に評価した上で，その骨格構造が液状化強度に及ぼす影響の評価を試みた。具体的に

は，同一間隙比でありながら異なる骨格構造を形成するように作製した砂質土供試体を用いて，CU 試験と弾塑性構成モ

デルによるシミュレーションによって骨格構造の違いを力学的かつ定量的に評価したとともに，繰返し三軸試験および

模型地盤の振動台試験を実施し，その骨格構造の違いが液状化特性に及ぼす影響を明らかにした。さらに，土―水連成弾

塑性有限要素解析を用いて振動台試験の妥当性も示した。 
 
キーワード：液状化，砂質土，骨格構造，三軸試験，振動台試験，弾塑性構成式 

 
1. はじめに 

 
地盤材料はそれぞれ固有の骨格構造を有するが，特に砂

質材料の場合には，その骨格構造の違いが地盤の液状化特

性の評価に影響を及ぼすと考えられる 1)2)。そのため，砂

地盤の液状化強度を正確に把握するためには高品質なサ

ンプリングを行い，室内試験により詳細に評価することが

望ましい。しかし，高品質なサンプリングを何本も行うの

はコストによる制約の観点から現実的ではない。 
図 1 に同一地点におけるサンプリン方法の違いによる

液状化強度の違いを示す 1)。凍結サンプリングとチューブ

サンプリングによる液状化強度の違いは，サンプリング時

の乱れの度合いが影響したと考えられる。そこで筆者らは，

このようなサンプリング時に発生する「乱れ」の原因が「骨

格構造の劣化」であるとすると，曖昧な概念として語られ

てきた砂質土の「乱れ」が定量的に評価できる可能性があ

ると考えている。すなわち，低品質な試料の乱れの度合い

を定量的に評価出来れば原地盤の液状化強度を推定でき

る可能性がある。以上を最終ゴールと見据えつつ，本研究

においては，まずは以下の 3 点を目的とする。 
1) 砂質土に形成される骨格構造の可視化 
2) 砂質土の骨格構造の力学的かつ定量的な評価 
3) 骨格構造の違いが液状化特性に及ぼす影響の評価 

サンプリング時に発生する乱れを骨格構造の劣化とし

て模擬するため，後述する骨格構造を人為的に変化させる

手法を用いて，同一間隙比でありながら異なる骨格構造を

有する供試体を作製する。砂質土に形成された骨格構造の

違いは，マイクロスコープによる供試体表面の観察と，X
線 CT による内部観察によって確認する。次に，砂質土の

骨格構造を定量的かつ力学的に評価するため，CU 三軸圧

縮試験と骨格構造を記述出来る SYS カムクレイモデル 3)

によるシミュレーションを行う。加えて，その骨格構造の

違いが液状化特性に及ぼす影響を評価するため，繰返し載

荷三軸試験による液状化強度試験および模型地盤の振動

台試験を実施する。さらに，CU 試験のシミュレーション

によって得られた SYS カムクレイモデルのパラメータの

妥当性を検証するため土―水連成弾塑性解析 GEOASIA4)

を用いた振動台試験のシミュレーションを行う。 図1 サンプリング法の違いによる液状化強度の違い1) 

凍結サンプ
リング 

チューブ 
サンプリング 
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2. 骨格構造の観察 
 
図 2 は試験に用いた試料の粒径加積曲線である。試験試

料は，三軸試験，模型試験ともに三河珪砂 4 号と 6 号，お

よび野間精配砂を重量比 3：1：3 で配合した混合砂であり，

細粒分を 15％程度含む砂質土試料である。本研究では，同

一間隙比でありながら人為的に異なる骨格構造を砂質土

に形成する手法を用いて供試体を作製する。具体的には，

供試体を締め固める際の含水比（以下：初期含水比）を変

化させることによって，サクションに応じて細粒分の団粒

化の度合いを変化させ，それら団粒化した細粒分が粗粒分

の周囲に付着することで異なる骨格構造が形成される。本

研究では供試体作製時の初期含水比を 0%，5%，10%と変

化させた。初期含水比 5%，10%は，乾燥試料を所定の含水

比になるように蒸留水を加水し，均一になるまで十分に攪

拌した。その後，湿潤試料をモールド内で所定の間隙比（e 
= 0.60，Dr = 71.6%）となるように 5 層に分けて締固め，高

さ 100mm，直径 50mm の供試体を作製した。一方，初期

含水比 0%は三軸試験装置内にゴムスリーブを被せたモー

ルドを設置し，乾燥試料を 5 層に分けて空中落下させるこ

とにより，供試体を作製した。 

写真 1 は，マイクロスコープにより撮影された供試体表

面の画像である。初期含水比 5％と 10％は，モールド脱型

後の供試体の表面であり，初期含水比 0％はアクリル円筒

に実際の三軸試験と同様の空中落下法で作製したものを

アクリル越しに撮影した画像である。これらの供試体はす

べて同一間隙比で作製した供試体であるから，マクロな視

点で見れば，「土粒子」と「間隙」の割合は三種類とも等し

い。しかし，マイクロスコープの観察においては，細粒分

の団粒化により初期含水比が高くなるにつれて，供試体の

「間隙」がより大きくなるように観察される。このような

ミクロな土粒子配列の違いこそが砂質土における骨格構

造の違いであると考えられる。 

写真 1 で見られた骨格構造が供試体内部にまで形成さ

れているかを確認するため京都大学が所有するマイクロ

フォーカス X 線 CT 装置による観察も行った（写真 2）。
初期含水比 5%と 10%においては，モールドから脱型後の

供試体の中心部を内径 11mm のプラスチック製ストロー

で押し抜いて観察用供試体を作製した。初期含水比 0%で

は，ストローに直接所定の密度となるように空中落下して

供試体を作製した。観察の結果，マイクロスコープによる

表面観察以上に，初期含水比が高いほど，団粒化した細粒

分が粗粒分の周囲に凝集する様子が明確に観察でき，画像

内で黒く映る「間隙」がより大きくなる。マクロの間隙比

は同一であることから，間隙以外の部分ではより強固な骨

格構造が形成されていると考えている。 
 

3. 試験の概要 
 

3.1 三軸試験の概要 
初期含水比を変えた 3 種類の供試体を 2 章で述べた方

写真1 マイクロスコープによる供試体表面の観察 

(a) 初期含水比0％ (b) 初期含水比5％ (c) 初期含水比10％ 

写真2 マイクロ X 線 CT による供試体の観察 

(a) 初期含水比0％ (b) 初期含水比5％ (c) 初期含水比10％ 
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図2 混合砂の粒径加積曲線 
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法で作製し，二重負圧法を用いて完全飽和を行って試験を

実施した。なお，飽和後も写真 1 に見られた骨格構造が残

存することを別途確認している。CU 三軸試験は有効拘束

圧 50，100，150kPa，せん断時の載荷速度は 0.1%/min であ

る。繰返し載荷三軸試験（液状化強度試験）は，有効拘束

圧 100kPa，周波数 0.1Hz で実施した。 
なお， CU 試験に対しては表 1 のパラメータを用いて

SYSカムクレイモデル 3)によるシミュレーションを行った。 
 

3.2 振動台試験の概要 
図 3 に振動台模型の概要を示す。模型地盤は 1 層あたり

20mm とし，5 層に分けて締固めを行い，間隙比 e = 0.60 と

なるように図の寸法の地盤を作製した。振動台試験におい

ても三軸試験と同様に，初期含水比 0％，5％，10％と変化

させた 3 ケース実施した。模型地盤底部の有孔アクリル板

を通して，模型地盤内の間隙空気を CO2 に置換した後に，

やはり地盤底部から脱気水を浸透させて飽和化を行った。

入力加速度は，振幅 3m/s2，振動数 3Hz の正弦波（開始 1/3
秒間はスイープ波）とした。加振中は，加速度計による振

動台の加速度と微小間隙水圧計による深さ 40，80mm の位

置で地盤内の過剰間隙水圧を測定した。 

4. 三軸試験結果 
 
4.1 CU 試験結果 
図 4 にCU 三軸試験による有効応力経路を黒線で示す。

CU 試験の有効応力経路から，初期含水比が異なることで，

全く異なる力学挙動を示すことがわかる。さらに，液状化

抵抗と関連が深いと思われるせん断初期に着目すると，初

期含水比 0%は有効応力が減少する塑性圧縮挙動を示す。

一方，初期含水比 5％，10％は，せん断初期において，有

効応力経路が鉛直に立ち上がる弾性挙動が卓越している。

さらに，初期含水比 5％と 10％の有効応力経路は軸差応力

100kPa 付近までの経路はほぼ一致するが，軸差応力が

100kPa を超えた付近から経路が大きく異なるようになる。

図 4 には表 1 に示したパラメータを用いた SYS カムクレ

イモデル 3)によるシミュレーション結果を赤線で示してい

る。初期含水比 0%の有効応力経路に合致するようにすべ

ての弾塑性パラメータを決定した後に，骨格構造に関する

パラメータである構造の程度の初期値 1/R0*ならびに構造

劣化指数aのみを変化させることで，初期含水比5%と10%
の有効応力経路の再現を試みている。 

図 5 にせん断中の構造の程度 1/R*の変化を示す。初期含

水比が高いほど構造の程度の初期値 1/R0*が大きく，せん

断に伴う劣化が遅いというように骨格構造の違いを定量

的にモデル化することで，図 4 に観察されるような有効応

力経路をはじめとする力学挙動の大きな変化は一定程度

説明可能であることが示された。 
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図4 試験結果及びシミュレーションの有効応力経路 

表 1 シミュレーションに用いたパラメータ 
 初期含水比 0％ 5％ 10％ 

弾
塑
性 

パ
ラ
メ
ー
タ 

圧縮係数λ 0.044 

膨潤指数κ 0.012 

限界状態定数Μ 1.350 

NCL の切片Ν 1.550 

ポアソン比υ 0.300 

発
展
測 

パ
ラ
メ
ー
タ 

構造劣化指数 a 
（b = c = 1.0） 

8.0 0.70 0.20 

正規圧密土化指数 m 0.03 
回転硬化指数 br 2.00 

回転硬化限界定数 mb 0.50 

初
期
値 

初期比体積 v0 1.60 
初期の構造の程度

1/R0 
2.5 20.0 30.0 

初期過圧密度 1/R0 20.0 
初期異方性ζ0 0.01 

初期平均有効応力 p0’ 20.0 

図3 振動台模型寸法 
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4.2 液状化試験結果 
図 6 に繰返し載荷三軸試験より得られた液状化強度曲

線を示す。液状化強度曲線は有効応力が 95%消失した際の

繰返し載荷回数でプロットした。曲線は，東ら 5)が提案し

た以下の式(1)を用いてフィッティングを行った。 

L
c

aR b
N

= +   (1) 

ここで，RLは繰返し応力振幅比，Ncは液状化判定時の繰

返し載荷回数，係数 a，b はフィッティングパラメータで

ある。図 6 からは初期含水比 0%で RL20=0.105，初期含水

比 5%は RL20=0.170，初期含水比 10%は RL20=0.183 の液状

化強度が得られた。初期含水比 5%と 10%は，初期含水比

0%と比較して液状化強度が明確に高い。この理由として

は，図 3 のCU 試験で見られた，せん断初期の卓越した弾

性挙動が大きく影響していると考えてよい。しかし，繰り

返し応力比が小さい範囲では，初期含水比 5％と 10％の液

状化強度に大きな差が見られなくなる。これは，CU 試験

の有効応力経路でも軸差応力が小さい範囲では初期含水

比 5％と 10％がほぼ同じ経路であることと合致している。

繰返し応力振幅比が高くなると差が生じる傾向が見られ

るのも，CU 試験において軸差応力の増大につれて有効応

力経路に差が生じることと合致する。 
図 7 は図 6 の液状化強度曲線において，液状化判定時の

繰返し載荷回数が 20 回に近い 3 ケースの軸差応力～軸ひ

ずみ関係（上段）と有効応力経路（下段）である。初期含

水比 0％のケースは繰返し応力比 0.100 で繰返し載荷回数

25 回，初期含水比 5％のケースは繰返し応力比 0.160 で繰

返し載荷回数 18 回，初期含水比 10％のケースは繰返し応

力比 0.175 で繰返し回数 17 回と液状化判定している。初

期含水比 10%と 5％では，過剰間隙水圧が上昇して平均有

効応力が 95%程度消失する直前に急激な軸ひずみの増加

が見られ，液状化した。一方，初期含水比 0%では，平均

図5 せん断に伴う構造の劣化の程度の推移 
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図 6 液状化強度曲線（Δu/σ0’=95%で判定） 
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図 7 繰返し載荷試験結果（液状化判定回数が 20 回に近いもの） 
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有効応力が原点に近づいてからも，剛性の劣化と回復を繰

り返すサイクリックモビリティ現象が確認され，軸ひずみ

も徐々に増加する傾向が見られた。サイクリックモビリテ

ィ現象が初期含水比 5％と 10％にあまり見られない理由

は，CU 試験結果を示した図 4 において，初期含水比 5％
と 10％が明確なピーク値を迎えた後に，急激なひずみ軟

化傾向を示す脆性的な破壊挙動を示した事に関連がある

と考えられる。すなわち，初期含水比 5％と 10％のケース

はサイクリックモビリティが発生する間もなく脆性破壊

し，一気に軸ひずみが増加したと考えている。 
図 8 は，図 7 の 3 ケースにおける両ひずみ振幅～繰返し

載荷回数比関係である。繰返し載荷回数比 N/Nc は有効応

力が 95%減少した回数 Nc を 1 としたときの割合である。

このグラフからも初期含水比 5％と 10％は急激な軸ひず

みの増加によって液状化しているのに対し，初期含水比

0％は段階的に軸ひずみが増加していることが読み取れる。 

5. 振動台試験結果 
 
振動台試験における加振後 15sと加振終了時の画像を写

真 3 に示す。上段が加振後 15s の写真であり，下段が加振

終了時である。地盤には液状化の程度が観察しやすいよう

に，左側には 40mm，右側には 80mm の深さまでガラス棒

を差し込んである。この 40mm と 80mm の位置は間隙水圧

計の計測位置の深さであるが，ガラス棒の振動が直接間隙

水圧計に影響しないように位置は離してある。初期含水比

0%のケースは，加振後 15s の段階で地盤に 40mm の深さ

まで差し込んだガラス棒が完全に倒れ，右側の深さ 80mm
のガラス棒も傾いている。加振終了時においてはガラス棒

が2本とも地盤の中に埋まっている。初期含水比5%と10%
においては，加振後 15s で地盤に 40mm の深さまで差し込

んだガラス棒が同じように紙面右側に傾いているが，初期

含水比 10%の方がやや大きく傾いている。加振終了時には，

初期含水比 10%のケースにおいて深さ 40mm まで挿入し

たガラス棒が完全に地盤に埋まっており，少なくとも初期

含水比 10%の地盤表面は液状化していたと推定される。 
図 9 に振動台試験における過剰間隙水圧比の経時変化

を示す。深さ 80mm における初期含水比 0%の過剰間隙水

圧比は，初期含水比 5%と 10%の試験結果と比べて突出し

て高く出ている。さらに，初期含水比 0％のグラフは大き

く振動しているがこれはサイクリックモビリティに起因

するものと考えている。なお，グラフは載せていないが，

深さ 40mm においての過剰間隙水圧比も同様の結果を示

初期含水比 0％ 初期含水比 5％ 初期含水比 10％ 

（a）加振後15s の様子 

初期含水比 0％ 初期含水比 5％ 初期含水比 10％ 

（b）加振終了時の様子 

写真3 振動台試験結果 

図8 両振幅軸ひずみ～繰返し載荷回数比関係 
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した。この振動台試験の結果は，図 6 の液状化強度曲線に

おいて，初期含水比 0%は明らかに液状化強度が低いこと

と合致する。今回は加振力が小さく，初期含水比 5%と 10%
は明確な液状化には至らなかった。 

図 10 は SYS カムクレイモデルを搭載した弾塑性変形解

析 GEOASIA4)によって，表 1 のパラメータを用いて実施

した振動台試験の予備解析結果である。入力波形を最初か

ら最大振幅の規則波とするなど，詳細なすりあわせができ

ていないが，骨格構造が一番脆弱な初期含水比 0%の地盤

のみ完全液状化に到達するなど，試験で得られた現象を大

局的に説明している。今後，境界条件や入力波形など詳細

な検討を進めるとともに，模型試験においても地盤の飽和

化，間隙水圧の計測精度の向上などの課題解決に取り組む

必要がある。 
 

6. まとめ 
 
本研究は人工的に砂質土に形成させた骨格構造を弾塑

性構成モデルによって定量的に評価するため，CU 三軸試

験とその結果に対して SYS カムクレイモデルによるシミ

ュレーションを行った。また，その骨格構造が液状化特性

に及ぼす影響を評価するため，三軸試験機による液状化試

験と振動台試験を行った。さらに，土―水連成弾塑性解析

GEOASIA を用いて振動台試験のシミュレーションも実施

した。以上の各試験とシミュレーションの結果より次のよ

うな知見が得られた。 
1) 砂質土の骨格構造には細粒分の団粒化が大きく関わ

っており，本研究のケースでは団粒化が進むほど卓

越した骨格構造を形成する傾向がある。 
2) CU 三軸試験の結果から，骨格構造が異なることによ

ってせん断時の力学挙動が大きく変化することを確

認した。さらにCU 三軸試験のシミュレーションを行

うことによって，SYS カムクレイモデルの構造に関

するパラメータを用いることで，骨格構造の違いを

定量的に説明可能であることを示した。 
3) 液状化試験の結果から，骨格構造は動的な力学挙動

にも影響を及ぼすことが確認された。さらに同一間

隙比の供試体であっても，初期の構造の程度が高位

であると液状化強度が増加する傾向があることを系

統的な実験とシミュレーションにより示した。ただ

し，応力比が小さい範囲では初期含水比 5％と 10％
の強度に大差がない結果となった。 

一連の試験とシミュレーションの結果から，高位な骨格

構造を形成しているほど液状化強度が高くなる傾向が見

られた。これは，図 1 で見られるような原地盤からのサン

プリング時に，構造が劣化することによって液状化強度が

低下することに結びつけられることを示唆する。さらにそ

の構造の劣化，すなわち乱れの評価は，SYS カムクレイモ

デルのパラメータを用いることで説明することが可能で

ある。湿潤突固めによって形成される骨格構造と自然堆積

で形成される骨格構造とは異なる点が多くあるが，骨格構

造の液状化抵抗への寄与度を評価する第一歩となった。 
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図9 振動台試験における過剰間隙水圧の経時変化 
（深さ80mm） 
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概   要 
本報では，液状化発生の有無という観点ではなく，液状化の程度がポスト液状化挙動や液状化中の骨格構

造変化に与える影響を実験的に把握することを目的に，ひずみ制御非排水繰返し三軸試験を実施した。得

られた結論は以下の通りである。1）変位制御非排水繰返し試験によって，異なる液状化履歴の状態を作り

出すことができた。2）液状化履歴が大きいと，その後の単調載荷挙動において，剛性回復が生じにくいこ

とを示した。3）液状化履歴が大きいほど，液状化後の体積圧縮量が大きくなることを示した。4）液状化

した供試体は液状化後の圧縮によって密実化，つまり，過圧密の高位化が生じるが，それに加えて，液状

化履歴が大きいと液状化時に構造が高位化するため，相対密度が大きいにもかかわらずせん断初期に著し

い塑性圧縮を示すことを新たに示した。 
 

キーワード：砂質土，ひずみ制御非排水繰返しせん断，液状化程度，骨格構造変化 
 
 

1. はじめに 
 
地震時の地盤の液状化被害が広く認識されるようにな

ったのは，日本では新潟地震（1964）である。鉄筋コンク

リート造の共同住宅が基礎ごと傾倒し，港湾施設の流動被

害や埋設管の破損が見られた。これを契機に地盤の液状化

が構造物の設計に反映されるようになり，地震による作用

せん断応力と地盤の液状化強度を比較して液状化抵抗率

FL を求める液状化判定法が考案され，現在でもその考えに

従って液状化判定が行われている。兵庫県南部地震（1995）
では，それまでに考えられてきた設計地震動を遥かに超え

る大きな地震動が作用し，液状化抵抗が大きいと考えられ

てきた礫質土も液状化の対象とする必要性が指摘される

とともに，耐震設計に 2 段階の設計外力を考慮する考えが

導入されるようになった。東北地方太平洋沖地震（2011）
では，東北から関東に至るまでの広範囲で液状化被害が観

測されたが，特に東京湾沿岸部の埋立て地盤における宅地

の液状化被害が甚大であり，地層構成や堆積年代といった

地形・地質情報に加えて，継続時間や余震の影響など地震

動特性が液状化に及ぼす影響を解明することの必要性が

指摘されている 1)。古くは，一度液状化した地盤は地震後

の密実化によって液状化しにくくなると考えられていた

が，東北地方太平洋沖地震では，千葉県東方沖地震（1987）
で液状化が発生した場所と同じ場所で再び液状化が観測

されており，再液状化の発生メカニズム解明も求められて

いる。 
このように，液状化被害の発生が認知されるとともに，

砂質土の液状化に対する研究も数多く行われてきた 2)-4)など。

その後，もともとは地盤が液状化するかしないかを把握す

るために疲労破壊的な強度を求めることが目的であった

が，液状化後に地盤がどの程度沈下するのかといったポス

ト液状化挙動に関する研究や 5),6)など，従来の応力的判定法

に変わって地震中のエネルギー損失に着目し，地震動の繰

返し回数や波形の違いの影響を考量する取り組み 7),8)なども

行われてきている。また，液状化／再液状化発生メカニズ

ム解明のために，繰返し載荷中のひずみ履歴や骨格構造変

化に着目した研究も実施されてきている 9)-11)など。 
本報では，単に液状化発生の有無という観点ではなく，

液状化の程度がポスト液状化挙動（ここでは，液状化中の

変形特性および液状化直後の圧縮特性）や液状化中の骨格

構造変化に与える影響を実験的に把握することを目的と

する。なお，液状化強度を調べるために一般的に行われる

応力振幅一定応力制御非排水繰返しせん断試験では，液状

化到達後に供試体が破壊に至るため，多数回の繰返し載荷

（大きな液状化履歴）を与えることができない。そこで本

報では，ひずみ振幅一定ひずみ制御非排水繰返しせん断を

実施した。 
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2. 実験に用いた砂試料の基本的性質 
 

2.1 物理特性 
実験には三河珪砂と呼ばれる人口珪砂を使用した。三河

珪砂の主な鉱物組成は，SiO2，Al2O3，Fe2O3であり，大部

分を SiO2 が占めている。愛知県岡崎市東部周辺に広がる

良質な石英片岩類を原料に粉砕加工して作成されている。

三河珪砂は粒径ごとに 4 号～9 号に分けられており，本研

究では珪砂 6 号を使用した。物性を表 1 に，粒径加積曲線

を図 1 に示す。なお，粒径加積曲線は豊浦標準砂と類似し

ており，粒径幅が狭く分級した砂試料である。 
 

表 1 三河珪砂 6 号の物性 
土粒子密度 ρs (g/cm3) 2.650 

平均粒径 D50 (mm) 0.022 

均等係数 Uc 1.790 

曲率係数 Uc' 0.926 

最大間隙比 emax 1.055 

最大間隙比 emin 0.663 

 

 
図 1 粒径加積曲線 

 
2.2 非排水せん断特性と骨格構造概念に基づく解釈 
続いて，図 2 に初期相対密度の異なる単調非排水三軸圧

縮試験結果を示す 12)。図から，相対密度が小さい緩詰め砂

は塑性圧縮を伴う軟化挙動（平均有効応力 p’の減少を伴う

軸差応力 q の減少）のみを示すが，相対密度の増加に伴っ

て塑性圧縮を伴う軟化の程度が小さくなり，代わりに塑性

膨張を伴う硬化挙動（p’の増加を伴う q の増加）が支配的

となる。 
これら砂質土の典型的な非排水せん断特性は，土の骨格

構造概念 13) に基づくと，塑性変形の進展に伴う構造低位

化は塑性圧縮（非排水せん断時の p’ 減少）として，過圧

密解消は塑性膨張（非排水せん断時の p’ 増加）として働

くことから，相対密度の小さい緩詰め砂は構造高位で過圧

密低位な土として，相対密度の大きい密詰め砂は構造低位

で過圧密高位な土として記述できる 14)。 
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図 2 初期間隙比の異なる砂の非排水せん断挙動 

 
表 2 非排水せん断前の間隙比 

 間隙比 e 相対密度 Dr 

[1] 1.07 -0.03 

[2] 0.97 0.23 

[3] 0.92 0.33 

[4] 0.87 0.45 

[5] 0.77 0.69 

 
 
3. 液状化程度を変化させる繰返しせん断方法 

 
本章では，一般的に液状化試験として行われている応力

振幅一定応力制御非排水繰返しせん断試験（以降，応力制

御非排水繰返しせん断試験と呼ぶ）と，本研究で用いるひ

ずみ振幅一定ひずみ制御非排水繰返しせん断試験（以降，

ひずみ制御非排水繰返しせん断試験と呼ぶ），2 通りの試

験方法と試験結果を示して，本研究で着目する「液状化程

度」を議論するためにはひずみ制御式が適していることを

述べる。その後で，本研究の実験方法を説明する。 
 

3.1 応力制御とひずみ制御非排水繰返しせん断試験 
図 3 に応力制御非排水繰返しせん断試験結果を示す。有

効応力パス（q～p' 関係図）に着目すると，繰返し回数の

増加とともに p’が減少して（初期）液状化（q = p’ = 0）に

達する。一度液状化に達した後も，塑性膨張硬化（p’の増

加を伴う q の増加）と塑性圧縮軟化（p’の減少を伴う q の

減少）を繰り返す「く」の字型の繰返し挙動を示す。応力

状態がほとんどゼロとなっているが，この段階では供試体

は円筒形を保ち，すぐには破壊しない。応力ひずみ関係（q
～εa関係図）を見ると，初期液状化に達するまでは εaがほ

とんど発生しないが，有効応力パスにおける「く」の字の

繰返し挙動を示す頃には，εa が圧縮・伸張側両方に進展し

ていく。液状化到達後の載荷挙動に着目すると，載荷時に

曲線は下に凸のカーブを描き，一度失った剛性を回復する

様子がわかる。載荷方向が逆転すると q = 0 まで剛性が急

減し，剛性を失ったまま流動する。この繰返し載荷中の剛

性回復と流動を伴うひずみ進展挙動はサイクリックモビ

リティと呼ばれ，砂質土の特徴的な繰返しせん断挙動であ

る。なお，試験結果からわかるように，応力制御試験の場

合，サイクリックモビリティ到達後は εaが徐々に進展する

ため，供試体は最終的に破壊する。 
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図 3 応力制御非排水繰返しせん断挙動 

 
 図 4 にひずみ制御非排水繰返しせん断試験結果を示す。

有効応力パスを見ると，図 3 の応力制御と同様に，繰返し

とともに有効応力が減少して q = p’ = 0 となり，液状化を

示す。応力ひずみ曲線を見ると，載荷初期は q が大きく高

い剛性を示すが，繰返し回数の増加とともに剛性は次第に

低下し，最終的にはほぼゼロとなる。応力制御と同様，ひ

ずみは下に凸の曲線を描き，サイクリックモビリティを示

す。ひずみ振幅を一定に制御しているため，液状化到達後

も供試体は変形が進展せずに円筒形を保ち，多数回の繰返

し載荷を与えることができる。  
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図 4 応力制御非排水繰返しせん断挙動 

 
図 3 に示す応力制御非排水繰返しせん断は，土の疲労破

壊的な強度を与えているため，1）低サイクルでの強度を

求めることが難しいこと，2）載荷中のひずみ速度が異な

ること，3）ひずみが大きくなった時の挙動の要素特性と

しての信頼性，などの問題点が指摘されている。そのため，

供試体の要素性を保ったまま液状化の程度を変えること

が難しい。そこで本研究では，繰返し載荷中の変形を拘束

することのできるひずみ制御非排水繰返しせん断を実施

し，液状化程度（液状化到達後の繰返し回数）の違いが，

液状化後の力学挙動に及ぼす影響について，三軸試験機を

用いて調べることとした。 

3.2 本研究における実験方法 
実験に用いた供試体は，高さ 100mm，直径 50mm であ

り，相対密度が約 60%となるように密度調整した。乾燥砂

をモールドに自由落下させて投入した後，細い棒を 15 回

モールド底面まで突いて，抜き差しした。この作業によっ

て，自由落下時に発達した固有異方性の影響を消すことが

できる。供試体内に二酸化炭素と脱気水を通して飽和度を

高めた後，拘束圧 300kPa（側圧 500kPa，背圧 200kPa）で

等方圧密した。いずれの供試体も B 値が 0.95 以上である

ことを確認している。等方圧密後，ひずみ振幅を供試体高

さの 1%（1mm）または 3%（3mm）に制御して，ひずみ

制御非排水繰返しせん断試験を行った。載荷速度は

4mm/min である。 
図 5 にひずみ振幅 3%の時の非排水繰返しせん断挙動を

示す。同じ条件下で複数回の実験を実施しているが，十分

な再現性を有することを確認している。繰返し回数の増加

に伴う剛性変化を図 6 に示す。図 5 からもわかるように，

繰返しとともにせん断剛性（q の最大値）が減少していく。

10 回も繰り返すと，供試体は剛性回復をほとんど示さな

くなることがわかる。しかし，ひずみ振幅一定で制御して

いるため，応力制御繰返し試験とは異なり，多数回の繰返

し載荷を与えても供試体は円筒形を保つ。つまり，液状化

到達後の繰返し回数を変えることで，液状化の程度を変え

ることが可能である。ただし，図 7 は 100 回繰り返した時

の供試体の写真である。液状化程度を変えるとはいえ，あ

まりに繰返し回数が多いと供試体内部で砂試料が沈降し

てキャップと砂試料の間にギャップが生じてしまい，要素

性を保つことができなくなる点は注意が必要である。 
なお，Yamada et. al 11) は，サイクリックモビリティ中に

異方性が目まぐるしく変化することを実験的に確認し，残

留ひずみが正の時は圧縮側に，残留ひずみが負の時は伸長

側に異方性が発達し，同方向に載荷すると強度が強く出る

ことを示している。本研究では，この異方性の影響を無視

できるように，残留ひずみがゼロの状態（図 5 中の A）で

繰返し載荷を止めることを基本とした。 
 

 
図 5 ひずみ振幅 3%での非排水繰返しせん断挙動 
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図 6 繰返しに伴うせん断剛性の低下 

 

 
図 7 100 回繰り返した時の供試体の様子 

 
このように，異なる液状化程度となるよう，任意回数の

非排水繰返しせん断を与えた後，以下の実験を実施した。 
(1) 非排水繰返し載荷後，非排水状態を保ったまま，単

調載荷非排水三軸圧縮試験 
(2) 非排水繰返し載荷後，排水コックを開いて圧縮試験 
(3) (2)の後で，単調載荷非排水三軸圧縮／伸長試験 

 
4. 液状化程度がポスト液状化挙動に与える影響 

 
本章では，液状化程度が異なる供試体のポスト液状化挙

動として，液状化供試体の変形特性／剛性回復特性（上記

(1)の実験）および液状化後の体積圧縮特性（上記(2)の実

験）を実験的に確認した。 
 

4.1 液状化供試体の変形挙動 
図 8 に単調載荷時の荷重変位関係を示す（実験(1)）。な

お，単調載荷前に実施した非排水繰返し載荷のひずみ振幅

は全て 1%である。いずれの供試体も液状化しているため，

再載荷時の初期剛性はゼロであるが，載荷が進むと下に凸

の曲線を描きながら剛性が回復（q が増加）する，いわゆ

るモビリティ挙動を示す。繰返し回数が少なく液状化程度

の小さい供試体は小さい変形でも剛性回復を示すが，繰返

し回数が多く液状化程度の大きい供試体は剛性回復を示

すのに大きな変形を要する。このように，液状化の程度が

異なると，その後の供試体の変形挙動／剛性回復挙動が異

なることがわかる。 
 

 

図 8 液状化供試体の剛性回復の様子 

 
4.2 液状化後の圧縮挙動 
図 9 に非排水繰返し載荷後の体積圧縮量を示す（実験

(2)）。非排水繰返し載荷のひずみ振幅は 3%である。繰返

し回数 50 回でバラツキが見られるが，繰返し回数が少な

く液状化程度が小さい供試体に比べて，繰返し回数が多く

液状化程度が大きい供試体の方が，液状化後の体積圧縮量

が大きい。図10にはひずみ振幅1%と3%のまとめを示す。

非排水繰返し回数の増加とともに体積圧縮量は増加する

が，やがて収束傾向を示す。同じ繰返し回数であれば，ひ

ずみ振幅が大きい方が体積圧縮量は大きくなるが，体積圧

縮量の収束値はひずみ振幅に依らずほぼ等しい。 
 

 
図 9 液状化後の体積圧縮挙動 

 

 
図 10 ひずみ振幅による液状化後の体積圧縮量の比較 
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5. 液状化中の骨格構造変化 
 
ここでは，液状化程度の異なる供試体を再圧縮した後の

単調載荷非排水せん断挙動から，液状化中の骨格構造変化

の把握を試みる（実験(3)）。図 11 と図 12 に有効応力パス

（q～p’ 関係）と応力ひずみ図（q～εa 関係）を示す。(a)
は液状化履歴なし，(b)は液状化履歴を大きく与えた（50
回の非排水繰返しせん断）時の試験結果である。液状化後

の圧縮によって，(b)の方が，相対密度が 30%ほど大きく

なって密な状態になっている。 
有効応力パス（図 11）を見ると，液状化履歴のない(a)

だけでなく，大きな液状化履歴を与えた(b)も，圧縮側と伸

張側でほぼ対称的な挙動を示しており，非排水繰返しせん

断を残留ひずみゼロで止めたため，固有異方性がほぼない

等方状態であったことがわかる。せん断初期の有効応力パ

スに着目すると，相対密度が大きいにもかかわらず，大き

な液状化履歴を与えた(b)の方が，圧縮・伸張両方向におい

て，有効応力 p’ 減少の程度が顕著である。2.2 で述べた骨

格構造概念に基づくと，p’ 減少（塑性圧縮）は構造低位

化によって生じるので，大きな液状化履歴を与えた(b)の方

が，液状化履歴なしの(a)よりも構造が高位な状態にあるこ

とを意味する。従来，構造は塑性変形の進展によって低位

化する一方であると考えられてきたが，剛性を失った液状

化中は土粒子が浮遊状態にあるため，構造が高位化したと

捉えることができる。続いて，応力ひずみ関係（図 12）
を見ると，せん断初期はやはり，大きな液状化履歴を与え

た(b)の方が軸差応力 q は小さいが，変形が進むと逆転する

（伸長試験はせん断途中のネッキング破壊が原因で逆転

しない）。このことは，液状化後の再堆積時の密度増加に

伴う過圧密比の高位化で説明することができる。 
 

 
図 11 液状化履歴の異なる砂の有効応力パス（残留ひずみなし） 

 
図 12 液状化履歴の異なる砂の応力ひずみ（残留ひずみなし） 

 
構造・過圧密だけでなく，異方性の発展についても確認

するために，残留ひずみがマイナス（図 5 中の B 点）で非

排水繰返し載荷を止めた時の単調載荷非排水せん断挙動

を図 13 と図 14 に示す。(a)は液状化履歴なし，(c)は液状

化履歴を大きく与えた（50 回の非排水繰返しせん断）時

の試験結果である。液状化後の圧縮によって，(c)の方が，

相対密度が 30%ほど大きくなって密な状態になっている。 
有効応力パス（図 13）を見ると，図 11 とは異なり，圧

縮側と伸張側で非対称な挙動を示す。伸長側に強く（p’ 減
少の程度が小さい），圧縮側では(a)＞(c)だが，伸長側では

(a)＜(c)となる。サイクリックモビリティ中は異方性が目

まぐるしく変化するが 11)，非排水繰返し載荷を B 点で止

めて異方状態（伸長側）にあったため，圧縮挙動に比べて

伸張挙動が強くなったと捉えることができる。 

 

 
図 13 液状化履歴の異なる砂の有効応力パス（残留ひずみあり） 
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図 14 液状化履歴の異なる砂の応力ひずみ（残留ひずみあり） 

 
以上から，Yamada et. al 11) が述べるように，サイクリッ

クモビリティ中は異方性が目まぐるしく変化することを

確認した。また，液状化した供試体は液状化後の圧縮によ

って密実化，つまり，過圧密の高位化が生じるが，それに

加えて，液状化履歴が大きいと，液状化時に構造が高位化

し，相対密度が大きいにもかかわらずせん断初期に著しい

塑性圧縮を示すことを新たに示した。 
 

6. おわりに 
本報では，液状化発生の有無という観点ではなく，液状

化の程度がポスト液状化挙動や液状化中の骨格構造変化

に与える影響を実験的に把握することを目的に，ひずみ制

御非排水繰返しせん断試験を実施した。得られた結論は以

下の通りである。 
1） 変位制御非排水繰返し試験によって，異なる液状化履

歴の状態を作り出すことができた。 
2） 液状化履歴が大きいと，その後の単調載荷挙動におい

て，剛性回復が生じにくいことを示した。 
3） 液状化履歴が大きいほど，液状化後の体積圧縮量が大

きくなることを示した。 
4） 液状化した供試体は液状化後の圧縮によって密実化，

つまり，過圧密の高位化が生じるが，それに加えて，

液状化履歴が大きいと液状化時に構造が高位化する

ため，相対密度が大きいにもかかわらずせん断初期に

著しい塑性圧縮を示すことを新たに示した。 
 
本報では単調載荷挙動しか示すことができなかったが，

高位な構造が低位化するときは塑性圧縮（p’の減少）とし

て働くため，繰返しせん断時には液状化強度が小さくなる

と考えられる。このことは，再液状化発生の有無は，従前

にどの程度の繰返し履歴を受けたのかが影響している可

能性を示唆している。今後は液状化履歴の大小が非排水繰

返しせん断特性に与える影響を調査し，再液状化発生メカ

ニズムの解明に貢献していく。 
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概   要 
洋上風力施設の基礎として期待されるスカートサクション基礎の貫入制御には，浸透流による基礎貫入挙動のメ

カニズムを理解することが重要である。本研究では，基礎貫入時における基礎先端周りの地盤の変形を可視化する

ため，半円筒模型を用いた実験及び解析を実施した。結果，サクション作用下において動水勾配の上昇とともに極

限支持力は低下し，サクション作用がない場合に比べ，小さい貫入力で沈下していることが明らかとなった。また，

土粒子挙動については，基礎沈下時に基礎直下の地盤は圧縮されようとし，基礎に押しのけられた土粒子が主に基

礎内部に移動する様子が観察された。加えて，すべり線のようなものが基礎内部の方向に発達している様子が見ら

れた。これらは，上向き浸透流により，基礎内の地盤の有効応力が基礎外地盤よりも低下し，受働抵抗が減少した

ためと考えられ，サクション基礎貫入における地盤の変形が明らかとなった。 
  

キーワード：浸透流，SS 基礎，支持力  
 
 

1. はじめに 
 
再生可能エネルギー分野で洋上風力発電は特に成長が

見込まれている。日本においては，広い海と安定した風が

得られる地域があり，今後洋上風力発電の発展が期待され

ている。スカートサクション基礎（以下，SS 基礎）は基礎

頂版より下方に伸びた円筒形（スカート）を海底地盤に根

入れさせて安定性を確保する新形式の海上基礎である。貫

入の原理は，スカート内の水を排水することによって生じ

るスカート内外の水圧差（サクション）を利用する（図 1）。

サクションによる下向き荷重が生じるのに加え，スカート

内側地盤に上向きの浸透流が発生することにより，スカー

ト内の地盤の有効応力が低下し，貫入抵抗が低減するとい

う特長を持つ。SS 基礎貫入の制御には，浸透に伴う支持

力低下のメカニズムを解明することが重要である。既往の

研究 1)では，SS 基礎を模擬した円筒模型を用い，基本的な

貫入挙動について整理した。本研究では，基礎貫入時挙動

のメカニズム解明に向け，土粒子挙動に着目し，半円筒模

型を用いて実験と解析を行った。 

 
2. 土粒子挙動の可視化 

 
2.1 実験概要 
実験で用いた装置の概略図を図 2 に示す。実験には高さ

300mm，幅 200mm，奥行 200mm の土槽を用いた。水タン

クは基礎模型とチューブで接続し，手動で操作できる昇降

機上に設置した。土槽には随時水を注入することで土槽内

の水位を一定とした。地盤材料は豊浦砂（平均粒径

D50=0.173mm，透水係数 k=2.21×10-4m/s）を用い，各ケー

スとも相対密度 Dr は 40%とした。実験模型（図 3）は半円

筒型で基礎の先端から 15cm は断面が C 型になっている。

また，基礎模型との境界からの水の流入を防ぎつつ，観察

 

 
図 1 貫入の原理 
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面との摩擦を軽減するために弾力性のあるテープとグリ

スを用いて実験模型を加工した。実験条件を表 1 に示す。

実験はサクションありとなしの場合について色砂を用い

た実験と PIV 解析を用いた実験により，基礎貫入時の地

盤の変形の様子を観察した。色砂を用いる実験では，豊浦

砂を墨汁に投入し，乾燥炉で乾燥させることで着色した豊

浦砂を作成し，模型地盤は着色砂と無着色砂の互層地盤と

した。また，サクションがない場合については重りを載荷

することで基礎を沈下させている。 

 
2.2 実験結果および考察 
(1) 貫入力と沈下量の関係 
Case1 と Case2 について，貫入力と沈下量の結果を図 4

に示す。ここで貫入力は以下の式(1)で表される。 𝐼 ൌ 𝑀𝑔  𝐹௦௨ െ 𝜌𝑔𝑉 െ 𝐹 ሺ1ሻ 
ここで，𝐼：貫入力(N)，𝑀:自重(kg)，𝑔：重力加速度

(𝑚 𝑠ଶ⁄ )，𝐹௦௨：サクション力(N),𝜌：水密度(𝑘𝑔 𝑚ଷ⁄ )，𝑉：
模型体積(𝑚ଷ)，𝐹：摩擦力である。また，サクション力𝐹௦௨
は以下の式で表される。  𝐹௦௨ ൌ 𝛾௪ሺℎ െ ℎሻ ൈ 𝐴 ሺ2ሻ 

このとき，𝛾௪：水の単位体積重量(9.800𝑁 𝑚ଷ⁄ )，ℎ：基

礎外の水深(m)，ℎ：基礎内の水深(m)，𝐴：頂版面積(𝑚ଶ)で

ある.図 4 よりサクションありの方が小さい貫入力で沈下

していることが分かる。このことから，基礎の沈下におい

てサクションに起因する浸透流による基礎内側地盤の有

効応力低下が沈下を大きく支配していると考えられる。 

(2) 極限支持力公式との比較 
動水勾配上昇に伴う基礎の沈下に関して，支持力の観点

から考察する。砂地盤における基礎の支持力公式は，一般

的に Terzaghi の支持力公式が用いられる。支持力の算定は

Case4 の結果を用い，サクション基礎構造物技術マニュア

ル 2)より，式(3)—(6)を用いて計算した。 𝑞௧ ൌ 𝛾ଵᇱሺ𝑡 2⁄ ሻ𝑁ఊ  𝜎௩ᇱ𝑁 ሺ3ሻ 𝜎௩′ ൌ 𝐵 𝐴⁄ ሼ𝑒𝑥𝑝ሺ𝐴𝑧ሻ െ 1ሽ ሺ4ሻ 𝐴 ൌ 2𝜇𝐾௦/𝑟 ሺ5ሻ 𝐵 ൌ 𝛾′ െ 𝑖𝛾௪ ሺ6ሻ 

ここに，𝑞௧：先端抵抗(kN/m2)，𝛾ଵᇱ：基礎底面下の土の水

中単位体積重量(kN/m3)，𝜎௩ᇱ：基礎内側で求めた先端の有

効土被り圧(kN/m2)，𝑁ఊ，𝑁：支持力係数，𝑡：基礎の側壁

厚(m)，𝑧：地表面からの深さ(m)，𝜇：摩擦係数，𝐾௦：土圧

係数，𝑖：基礎内側の動水勾配，𝛾௪：水の単位体積重量

(kN/m3)，𝛾ᇱ：土の水中単位体積重量(kN/m3)，𝑟：円筒形の

内部半径(m)である。  
 図 5 に深さ－極限支持力の関係を示す。横軸に地盤深

さ，縦軸に極限支持力をとったグラフであり，動水勾配を

変化させて計算した。グラフより，動水勾配の大きさに関

わらず，地盤が深くなると極限支持力が大きくなっている

ことが分かる。これは，地盤が深くなると沈下しにくくな

っていることを表している。動水勾配 i=0.0 の時，極限支

持力は 8.5kN/m2だが，動水勾配を i=0.80に上昇させると，

極限支持力は1.5kN/m2となり，動水勾配を上げていくと，

極限支持力が小さくなっていく。これは，極限支持力式か

ら考えると，式(6)より，動水勾配 i=0.0 の時，B=8.8kN/m3

だが，動水勾配 i=0.80 の時は，B=0.96kN/m3 となる。B は

スカート内地盤の水中単位体積重量の透水による低減を

表す項であり，動水勾配の上昇により，大きく低減されて

いることが分かる。すなわち，動水勾配上昇に伴う極限支

持力の低下は上向き浸透流によりスカート内の地盤の有

効応力が低減しているためであると考えられる。 

   
図 2 実験装置概略図     図 3 半円筒基礎模型 

 
表 1 実験ケース一覧 

 
 

 

 

図 5 深さ-極限支持力の関係 

（Case4 の結果を用いて計算） 

 

 

図 4 Case1（サクションなし）と Case2 

（サクションあり）の貫入力-沈下量の結果の比較 
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また，動水勾配 i=0.0 の場合は，深さに対して指数関数

的に極限支持力が増加しているが，動水勾配 i=0.80 の時

はほぼ直線的になっている。これは，動水勾配を上昇させ

ていくと，極限支持力は深さ方向に大きく影響されなくな

ることを表している。実際に，図 4 の貫入力－沈下量の結

果では，サクションがない場合はその傾きは次第に緩やか

になっており，深いところでさらに沈下させるには貫入力

を大きく増加させる必要があることが分かる。一方で，サ

クションがある場合はその傾きはほぼ直線的であり，深い

ところでも深さにあまり影響されずに動水勾配によって

効率よく沈下していることが考えられる。 
 図 6 に Case4 の実験条件から算定した極限支持力と，

Case4 の実験結果を比較したグラフを示す。動水勾配の上

昇に伴い計算上の極限支持力が低下していることが分か

る。図中の載荷圧とは，貫入力を基礎先端面積で除した値

であり，式(1)，(2)より動水勾配 i=0（基礎内外で水位差が

0）の時には，𝐹௦௨=0 となる。理論上，載荷圧が極限支持

力を上回ると沈下が始まると考えられるが，Case2 は載荷

圧が極限支持力を上回る前に沈下する結果となった。これ

は，基礎外側から内側に周りこむ浸透流により，支持力係

数が小さくなっている可能性が考えられる。また，沈下に

必要な理論上の載荷圧（ 8.5 𝑘𝑁 𝑚ଶ⁄ ）の約半分の力

（4.4𝑘𝑁 𝑚ଶ⁄ ）でも動水勾配を約 0.1 上昇させることで沈

下が発生していることが分かる。 
(3) 色砂実験による基礎先端周辺地盤の変形 
浸透流による基礎周辺地盤の変形について，Case1（サ

クションなし）と Case2（サクションあり）の色砂の層の

形から考察する。基礎先端の幅は 5mm で色砂の間隔は

10mm である。サクションの有無により色砂の層の形に共

通点と相違点が見られた。 
共通点として，図 7 に示すように基礎直下の色砂層が水

平方向に連続したまま，貫入方向に変形しており，基礎の

沈下前にすでに貫入方向に動いている様子が分かる。これ

は，基礎が沈下することによって，基礎直下の地盤が圧縮

されたためであると考えられる。また，基礎内外の色砂の

層が上に凸のような形に変形している様子が観察できる。

これは，基礎先端付近の土粒子が基礎の沈下により押しの

けられ，基礎内外に移動したためであると考えられる。 

相違点としては，Case2（サクションあり）の場合につ

いて，図 8 に示すように，基礎内の地盤が変形（以下，盤

ぶくれ）している様子が観察された。基礎中央部で低くな

っており，その両側が盛り上がった，M 字形のようになっ

ていることが分かる。また，基礎内で色砂層の間隔が大き

くなっていることが分かる。これは，Case1（サクション

なし）の場合には観察されなかった。そのため，この M 字

形の変形は浸透流の影響によるものであると考えられる。

また，沈下量 90mm の時の盤ぶくれの様子について図 9 に

示す。Case1 は沈下が進行するにつれて盤ぶくれの高さは

初期の地盤よりも 2mm 高くなっているのに対し，Case2
は盤ぶくれの高さは初期の地盤よりも 31mm 高くなって

いる。このことから，盤ぶくれは基礎内外の水位差に起因

する浸透流が大きく影響していることが明らかとなった。

また，実験開始前の土の全体の体積を比較すると，盤ぶく

れの分だけ体積が増加していることから基礎内の地盤は

非常に緩い地盤になっていると考えられる。そのため，基

礎内側の土圧が小さくなり，基礎に押された土粒子がスカ

ート内に移動しやすく色砂層が基礎内外で異なる形状に

なったと考えられる。 

 

図 7 基礎内の色砂の層の様子（共通点） 

左図：Case1（サクションなし，沈下量 S=58mm） 

右図：Case2（サクションあり，沈下量 S=37mm） 

 

  

図 8 基礎内の色砂の層の様子（相違点） 

左図：Case1（サクションなし，沈下量 S=70mm） 

右図：Case2（サクションあり，沈下量 S=49mm） 
 

  

図 9 沈下量 S=90mm の時の盤ぶくれの様子 

左図：Case1（サクションなし） 

右図：Case2（サクションあり） 

 
図 6 極限支持力と沈下量の結果（Case4） 
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(4) PIV 解析による土粒子挙動の可視化 
Case3（サクションなし）の場合の PIV 解析結果を示す

（図 10）。鉛直方向の土粒子の動きについて，基礎直下の

土粒子が貫入方向に動いている様子が分かる（図 10，左）。

水平方向の動きについては，基礎先端付近の土粒子が基礎

内部と外部の両方向に動いている様子が分かる（図 10，
右）。地盤の支持力理論 3)によると，貫入力の増加ととも

に基礎直下の地盤が圧縮されようとしていると考えられ

る。しかし，地盤は横に広がろうとするため，水平方向に

おいて基礎内外の方向に速度が出ていると考えられる。 

Case4（サクションあり）の場合の PIV 解析結果を示す

（図 11）。鉛直方向の土粒子の動きについて，基礎直下の

土粒子が貫入方向に動いている様子が分かる(図11，左)。

水平方向の土粒子の動きについては，主に基礎内部の方向

に動いている様子が分かる（図 11，右）。 

サクションがある場合とない場合の水平方向の土粒子

の動きには相違点があった。サクションがない場合は基礎

直下の土粒子が遠回りして基礎内部に動いている様子が

観察された（図 10，右）。対してサクションがある場合は

直下の広い領域の土粒子が最短で基礎内部に動いていた

（図 11，右）。これは上向き浸透流により，基礎内側周辺

の土圧が小さくなり，基礎先端に押された土粒子がスカー

ト内に移動しやすくなっているためであると考えられる。  
(5) ひずみ速度についての考察 
PIV 解析から得られた速度勾配テンソルを計算し，ひず

み速度について考察する。基礎沈下時におけるせん断変形

の様子を最大せん断ひずみ速度を計算することにより検

討する。最大せん断ひずみ速度を以下の式で定義する。 1 2𝛾௫ ൌሶ⁄ ඥሼ1/2ሺ𝜕𝑢 𝜕𝑥 െ 𝜕𝑣 𝜕𝑦⁄⁄ ሻሽଶ  ሼ1/2ሺ𝜕𝑣 𝜕𝑥  𝜕𝑢 𝜕𝑦⁄⁄ ሻሽଶ ሺ7ሻ 
ここで，1 2⁄ 𝛾௫ሶ ：最大せん断ひずみ速度(1 𝑠⁄ )，𝑢：水

平方向速度，𝑣：鉛直方向速度である。式(7)の平方根の中

の第 1 項は，純粋せん断を表しており，鉛直方向に縮んで

水平方向に広がる速度である。第 2 項は，単純せん断を表

しており，ずり変形する速度である。Case3（サクション

なし）と Case4（サクションあり）の実験データを用いて，

せん断変形の様子を検討する。 
Case3（サクションなし）の実験で沈下量が 45mm に達

した時の，最大せん断ひずみ速度を計算した。結果を図 12
（左）に示す。図中で白色の実線で囲まれた部分が基礎先

端を表している。せん断変形している部分を赤色で表示し

ている。せん断はスカート周面および先端で集中しており，

変形の局所化が見られた。また，基礎先端で二等辺三角形

をした主働くさびのような領域があり，その頂点からすべ

り線のようなものがスカート内外に向かって，ほぼ左右対

称に伸びている様子が分かる。この分布から，基礎直下の

地盤はある程度は基礎と一体となって剛体として，地盤の

中に押し込まれていると考えられる。そして，このくさび

が沈もうとすることで左右の土塊で抵抗が働き，破壊し，

沈下すると考えられる。 
図 12（右）に沈下量が約 60mm に達した時の最大せん

断ひずみ速度分布を示す。沈下量が 45mm の時と同様に，

スカート周面および先端で変形の局所化が見られた。基礎

先端付近で主働くさびのような領域が見られ，すべり線の

ようなものもほぼ左右対称に発達していることが観察で

きる。 
 Case4（サクションあり）の実験で沈下量が 41mm に達

した時の最大せん断ひずみ速度を計算した。結果を図 13
（左）に示す。Case3 と同様に，基礎直下で主働くさびの

ような領域が見られた。しかし，その形は不等辺三角形を

していることが分かる。また，すべり線のようなものはス

カート内外に向かって発達しているのではなく，スカート

内部に向かう方向に発達していることが分かる。これは，

スカート内部の方が上向き浸透流により地盤の有効応力

が低下し，受働抵抗が小さいため，内部に発達したものと

考えられる。 
図 13（右）に沈下量が 70mm に達した時の最大せん断

ひずみ速度分布を示す。沈下量が 41mm の時と同様に，基

礎直下で不等辺三角形をした主働くさびのような領域が

見られ，すべり線のようなものはスカート内部に発達して

いることが分かる。沈下量が 41mm の時と比較すると，よ

り周面で変形が集中していることが分かり，沈下が進行す

ると周面抵抗が大きくなることが考えられる。 
 

 

図 10 サクションなしの場合の土粒子の挙動 

（Case1：貫入力 I=34.3N，沈下量 S=42mm） 

左図：鉛直方向，右図：水平方向 

 

図 11 サクションありの場合の土粒子の挙動 

（Case2：水位差 h=45mm，沈下量 S=35mm） 

左図：鉛直方向，右図：水平方向 
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3. 浸透流解析 
 

3.1 解析概要 
基礎貫入時挙動のメカニズムを理解するためには，サク

ション載荷下における，土粒子挙動とは別に地盤内で発生

している浸透流，間隙水圧の状態を把握することが重要で

ある。しかしながら，地盤内の浸透流は目視観察が困難で

あるため，有限要素法（FEM）を用いた定常解析により，

飽和浸透流を求めた。解析では噴砂や盤ぶくれの発達過程，

貫入による基礎先端付近の複雑な地盤の相対密度変化，過

剰間隙水圧変化を再現することは不可能であるが，貫入時

に地盤内で発生している浸透流の基礎的な知見を得るこ

とを目的とした。解析計算には三次元飽和－不飽和浸透流

解析ソフトである地層科学研究所 GEOSCIENCE の 3D-
Flow を使用した。飽和/不飽和浸透問題，定常/非定常解析，

不圧/被圧地下水問題，透水係数の異方性考慮に対応可能

である。 
3.2 解析条件 
解析条件について，地盤材料である豊浦砂のパラメータ

は実験条件と同様の透水係数 k=2.21×10-4 m/s，飽和体積含

水率 0.453 は室内試験結果より設定し，比貯留係数 0.005
は仮定した。解析は，Case4 の実験結果を対象に行った。

Case2 の沈下量 S=35, 45, 55, 65mm となったときの，それ

ぞれの水位差∆h=54, 69, 84, 99mm を入力値とした。境界条

件は，基礎根入れ部分を非排水壁とし，基礎内外の水位差

を表現するために，基礎内外に異なる静水圧を入力した。 

 

 
図 12 サクションなしの場合の最大せん断ひずみ速度の分布 

左図：沈下量 S=45mm のとき 

右図：沈下量 S=60mm のとき 

 

 

図 13 サクションありの場合の最大せん断ひずみ速度の分布 

左図：沈下量 S=41mm のとき 

右図：沈下量 S=70mm のとき 

 

 

 
        (a)                    (b)                      (c)                      (d) 

図 14 圧力水頭コンター図 

(a) ∆h=54mm, S=35mm  (b) ∆h=69mm, S=45mm (c) ∆h=84mm, S=55mm (d) ∆h=99mm ,S=65mm 

 

 
         (a)                    (b)                       (c)                      (d) 

図 15 浸透流速コンター図 

 (a) ∆h=54mm, S=35mm  (b) ∆h=69mm, S=45mm (c) ∆h=84mm, S=55mm (d) ∆h=99mm ,S=65mm 
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3.3 実験・解析結果および考察 
(1) 圧力水頭分布 
図 14 に圧力水頭コンター図の結果を示す。定常解析で

は，十分時間が経過し，間隙水圧が平衡状態に至ったとき

の分布を示している。基礎内の水位低下に伴い，基礎内の

圧力水頭が低下している。また，基礎内の水位低下（沈下

の進行）に対して，基礎外の圧力変化は小さいことが分か

る。しかし，基礎内では，コンターが密になっており，圧

力変化，圧力勾配が大きくなっている。そのため，基礎内

には大きな外力が働いていることが考えられる。 
(2) 浸透流速分布 
図 15 に浸透流速コンター図の結果を示す。沈下量

S=35mm の時，浸透流速は基礎先端から内壁にかけて大き

くなっている。沈下の進行に伴い，浸透流速が大きい範囲

は次第に広くなっていき，沈下量が S=65mm の時には基

礎内で均一に大きくなっている。これは，沈下が小さいと

きでは最も浸透経路長の短い壁面付近のみに流入が集中

するが，沈下が大きくなると，より広範囲から内側地盤に

流入する浸透流同士が相互に押合う効果で均一に近い流

速になったためだと考える。 
 浸透流を受ける土粒子の移動開始の指標となる限界流

速を基準に二値化した分布を図 16 に示す（限界流速を赤

色で示す）。限界流速については，杉井らにより提案され

た多粒子限界流速の式 4)を用いて算出した。沈下量が

S=35mm の時には，限界流速は発生していないが，沈下量

が S=65mm の時には，基礎先端から内壁付近で限界流速

が発生した。また，この結果は PIV 解析による土粒子の移

動が先端付近で確認された事実と整合する。 
 
4. まとめ 

本研究では，スカートサクション基礎のサクションによ

る貫入時挙動のメカニズム解明に向け，実験及び解析を行

った。半円筒模型を使用し，色砂を用いた実験や PIV 解析

を行うことにより，基礎沈下時の土粒子の挙動について可

視化することに成功し，サクションによる基礎沈下時の地

盤の変形が明らかとなった。実験結果および解析結果から，

以下の知見を得ることができた。 
1) 貫入力と沈下量の関係について，サクションありの方

がサクションなしの場合に比べ，小さい貫入力で沈下

しており，基礎の沈下においてサクションに起因する

地盤の有効応力の低下が沈下を大きく支配している

ことが明らかとなった。 
2) 動水勾配の上昇に伴い，極限支持力は低下する。本実

験においては，沈下させるのに必要な理論上の貫入力

（8.5kN∕m2 ）の約半分の力（4.4kN∕m2 ）でも動水勾

配を 0.1程度上昇させることで沈下が発生することが

確認できた。 
3) 色砂を用いた実験により，サクションありの場合につ

いては，基礎内の盤ぶくれの着色層の形が M 字形に

変形する様子が観察された。これは，サクションなし

の場合については観察されず，浸透による地盤の変形

であることが明らかとなった。 
4) PIV 解析により，水平方向の土粒子の挙動について，

サクションなしの場合は基礎直下の土粒子が遠回り

して基礎内部に入っていく様子が明らかとなった。サ

クションありの場合は，基礎直下の広い範囲の土粒子

が浸透流により，上向きに最短で基礎内部に入ってい

く様子が明らかとなった。 
5) ひずみ速度の計算により，サクションの有無に関わら

ず，せん断変形はスカート周面および先端に集中して

おり，変形の局所化が見られた。サクションがない場

合にはすべり線は左右対称で基礎直下の地盤には二

等辺三角形の主働くさびのような領域が見られた。サ

クションがある場合は，すべり線はスカート内部方向

にのみ発達しており，基礎直下の地盤では不等辺三角

形の主働くさびのような領域が見られた。これはスカ

ート内部の方が上向き浸透流により，地盤の有効応力

が低下し，受働抵抗が小さいためであると考えられる。 
6) 浸透流解析により，基礎内部は基礎外部に比べ，圧力

勾配が大きくなっており，基礎内には大きな外力が働

いていると考えられる。沈下初期においては，浸透流

速は基礎先端から内壁にかけて大きいが，沈下が進行

するにつれ，周辺地盤の広範囲から間隙水が集水され

ることで基礎内の浸透流速は一様に大きくなること

が明らかとなった。 
 本研究では，サクション基礎貫入時挙動のメカニズム解

明に向け，基礎内部のゆるみを土粒子の挙動から定性的に

評価した。今後は基礎内部のゆるみを間隙水圧の測定等に

より，定量的に評価することを試みる。 
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概   要 
我が国では大規模な落石災害の発生リスクが高まっており，落石対策の合理化が求められている。落石対

策工の 1 つである落石防護土堤は土のみで構成され，施工性，経済性などに優れた落石対策工法であるが，

土堤の落石エネルギーの吸収・消散のメカニズムについて未だ定量的評価がなされていない。本研究では

小型及び実規模土堤を対象とした落体衝突実験を対象に二次元個別要素法（以下，2D-DEM）による再現解

析を実施し，土堤衝突時の落体反発挙動やエネルギーの減衰性状について検討を行った。その結果，実験

結果では土堤のエネルギー吸収性状について，落体の土堤への貫入がエネルギー吸収率に大きく影響する

ことが示された。再現解析では落体の土堤への貫入後の挙動に課題が残る結果となった。特に，貫入後の

落体の跳躍挙動を粒径幅等の各種パラメータを調整することで再現可能になることが期待される。 
 

キーワード：落石，落石防護土堤，小型土堤実験，実規模土堤実験，数値解析 
 
 

1. はじめに 
 
我が国では，集中豪雨や大地震及び，高度経済成長期に

整備されたインフラの更新時期とも重なり，大規模な落石

災害の発生リスクが高まっている。落石災害は人命に直接

関わるとともに，道路網の寸断等により地域経済に多大な

被害を及ぼす。これらの被害を限られた財源や人材で最小

限に抑えるため，適切な落石対策の実施が求められている。

落石対策工の 1 つである落石防護土堤は土のみで構成さ

れ，施工性，経済性，環境負荷低減に優れた落石対策工法

である。しかしながら，現在，主たる設計マニュアルとし

て用いられている落石対策便覧 1)には落石防護土堤でのエ

ネルギーの消散メカニズムなどが示されておらず，性能設

計法は未だ確立されていない現状にある。そこで，本研究

では落石防護土堤の性能設計法確立に向け，高さ 0.5m の

土堤を対象とした小型土堤実験，高さ 2m の土堤を対象と

した実規模土堤実験を実施し，土堤のエネルギー吸収性能

や落体の動的挙動について検討した。加えて個別要素法に

よる数値解析を用いてスケールの異なる際の各種パラメ

ータの設定について検討を行った。 

2. 実験概要 
 
本研究では高さ 0.5m の土堤を対象とした小型土堤実験

及び高さ 2m の土堤を対象とした実規模土堤実験を実施し

た。小型土堤実験では土堤材料並びに衝突外力を変化させ，

挙動の違いについて検討を行った。また，実規模土堤実験

では小型土堤実験で得られた結果との比較，検討を行った。 

 

 
図 1 実験概要図（小型土堤実験） 
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2.1 小型土堤実験 
図 1 に小型土堤実験の実験概要図を示す。本実験では

実スケールの 1/5～1/4 を想定し，高さ 0.5m の土堤を作成

した。また，天端幅 0.25m，法勾配 1:1.5 とし土堤は厚さ

0.9m の支持基層上に設置した。土堤本体は厚さ 0.25m ご

とに，支持基層は厚さ 0.3m ごとに敷きならし，振動締固

め機により締め固めながら成形した。また，落体衝突後の

土堤内部の変状計測のために 5～6 本の着色砂を土堤断面

方向に埋設した。支持基層は土堤本体と同様の土砂材料を

用いた。実験は図 2 に示すように落石を模した落体を振

り子運動により，水平に土堤へ衝突させた。また，落体重

心が土堤高さの半分となる土堤底面から 0.25m の高さに

衝突するように調整した。図 3 に実験に使用した落体を

示す。落体の質量は 54kg，形状は球形，落体直径は土堤高

さの 3/5 程度の 0.318m であり，既製品の鋼製半球キャッ

プにコンクートを充填させたものである。表 1 に実験ケ

ース一覧，表 2 に土堤材料の物性値を示す。本実験では土

堤材料を砂質土，粘性土の 2 種類，落体の落下高さを 2m，

6m の 2 種類とした計 4 ケースの実験を行った。なお，落

体の重心が非衝突面側の法肩を通過したケースを通過，通

過せずに停止したケースを捕捉と定義した。表 1 中の実

験ケース名について，一番左側の文字が土堤材料（S：砂

質土，C：粘性土）を表しており，H に付随する数字が落

下高さ（m）を表している。 
 
2.2 実規模土堤実験 
図 4 に実規模土堤実験の実験概要図を示す。本実験で

は実スケールを想定し，ポケット部及び土堤は落石対策便

覧に記載されている形状寸法に倣い，斜面法尻から土堤衝

突面側の天端までの距離を 5m，ポケット表層からの土堤

の高さ 2m とした。土堤寸法について，法勾配は土のみの

盛土として安定する最急勾配である 1:1.2，天端幅は土堤

の破壊性状を計測するために 0.3m（通常は 1m 以上で施工

される），土堤延長は 16m とした。土堤の施工については，

厚さ 0.3m ごとに敷きならしバックホウ及びハンドガイド

ローラーにより走行転圧を行った。図 5 に実験場風景を

示す。図 5 に示す落下レーンから落体を落下させた。本実

験で用いた斜面は最大高さ 30m，勾配 50°である。ネット

で覆った落体をクレーンで吊り下げ，斜面と接するように

配置したのち，ネットを解放させることで落体を落下させ

た。図 6 に実験で使用した落体を示す。本実験で使用した

落体はETAG2)に準拠した質量 2.5tonの多面体落体である。

表 3 に実験ケース一覧，表 4 に土堤材料の物性値を示す。

なお，土堤基礎の変形による影響を小さくするため基礎部

には厚さ 1m のコンクリートブロックを設置した。 

 

 
図 2 実験時の様子 

 

 
図 3 小型土堤実験用落体 

 

表 1 実験ケース一覧（小型土堤実験） 

ケース名
土堤 
材料 

落下
高さ
(m) 

位置 
エネルギー 

(kJ) 

土堤 
衝突角

(°) 

衝突
速度
(m/s)

実験 
結果 

S-H2 砂質土 2 1.06 37.7 7.12 捕捉 

S-H6 6 3.18 37.7 11.04 通過 

C-H2 粘性土 2 1.06 37.7 6.70 捕捉 

C-H6 6 3.18 37.7 11.29 捕捉 

 
表 2 土堤材料物性値（小型土堤実験） 

項目 単位 
試験結果 

砂質土 粘性土 

地盤材料の分類名 - 砂 シルト 

土粒子の密度 g/cm3 2.58 2.66 

均等係数 - 2.15 6.21 

最適含水比 % 20.8 29.4 

自然含水比 % 10.0 20.4 

内部摩擦角 度 36.5 29.8 

粘着力 kN/m2 0.75 4.60 

 

 
図 4 実験概要図（実規模土堤実験） 

 

 
     図 5 実験場風景   図 6 実規模実験用落体 
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また，実際の現場施工性を考慮し，ポケット表層の層厚

は 0.6m とした。落下高さから換算した落体の位置エネル

ギーは 367.5kJ〜612.5kJ である。なお，表 3 中のケース名

について，H に付随する数字が落下高さ（m）を表してい

る。また，本実規模実験では実施したすべてのケースで落

体は土堤の法肩を乗り越えず，捕捉された。 
 
2.3 計測項目 
小型土堤実験，実規模土堤実験共に測定項目は落体衝突

時の落体挙動及び実験後の土堤変状である。落体挙動は高

速度カメラを用いた画像解析より算出した。高速度カメラ

による画像解析では 3 台の高速度カメラ（小型土堤実験：

1000fps，実規模土堤実験：500fps）を用いて落体の表面に

貼り付けた複数個のターゲットの挙動を画像解析し，ター

ゲットの 3 次元挙動を計測した。得られたターゲットの 3
次元挙動から落体の重心座標を算出し，重心座標を元に落

体の軌跡，速度，角速度，運動エネルギー等を算出した。

ただし，画像解析から算出した速度及びエネルギーは土堤

衝突時に飛散した土粒子や光の反射によりターゲットが

隠れてしまうことが原因でノイズが大きくなってしまっ

た。そこで，スパイクノイズを取り除くため小型土堤では

3words（3ms）の中央値処理を施した後，5words（5ms）の

矩形移動平均処理により，実規模土堤では 7words（14ms）
の移動平均処理によりデータをスムージングした。実験後

の土堤変状は手動にて計測した。 
 

3. 実験結果及び考察 
 
3.1 小型土堤実験 
小型土堤実験に関しては既往研究 3)の再整理を行った。 
(1) 落体軌跡図 
図 7 に小型土堤実験の各ケースの落体軌跡図を示す。

なお，図中の黒実線が土堤の外形線を，黒破線が落体半径

分の土堤のオフセットラインを表している。軌跡がオフセ

ットラインと交わったときに落体が土堤に接触したこと

を意味する。図より，いずれの落下高さ，土堤材料におい

ても落体は土堤に衝突した直後は土堤へ貫入しているこ

とがわかる。しかし，貫入後は土堤材料により異なる挙動

を示している。貫入後の挙動について，S-H2 は法面をか

け上がった後に跳躍し，捕捉された。S-H6 は S-H2 より大

きく土堤に貫入し，法面をかけ上がることで天端を乗り越

え，土堤を通過する結果となった。C-H2 は土堤天端方向

へ跳ね上がり，C-H6 は鉛直上方へ跳ね上がる挙動となっ

ている。なお，小型土堤実験では S-H6 のみ落体が土堤を

通過する結果となった。 
(2) 土堤の変形性状 
土堤材料の違いによる落体挙動の違いについて考察す

るため，図 8 に各ケースの実験終了後の土堤断面図を示

す。なお，C-H2 は着色砂設置時の不備で，着色砂下部が

欠損している。上段の写真中の黄色破線は落体衝突後に変

形が見られた土堤部分の外形線を，白破線は土堤法尻の延

長線を示す。加えて，着色砂のせん断変形がみられた箇所

を青実線で，着色砂のせん断変形から予測した想定すべり

線を白点線で追記している。また，下段には衝突断面の写

真から作成した土堤の衝突断面における変形図を示す。 

表 3 実験ケース一覧（実規模土堤実験） 

ケース名 
落下 
高さ
（m） 

位置 
エネルギー 

（kJ） 

土堤 
衝突角 
（°） 

衝突 
速度 

（m/s）
実験結果 

H15 15 367.5 54.2 9.92 捕捉 

H20 20 490.0 4.2 5.33 捕捉 

H25 25 612.5 18.8 8.19 捕捉 

 
表 4 土堤材料物性値（実規模土堤実験） 

項目 単位 試験結果 

地盤材料の分類名 細粒分まじり砂質礫 

土粒子の密度 g/cm3 2.628 

自然含水比 % 23.9 

粒 

度 

石分（75mm 以上） % 0 

礫分（2~75mm） % 26.9 

砂分（0.075~2mm） % 47.8 

シルト分（0.005~0.075mm） % 12.1 

粘土分（0.005mm 未満） % 13.2 

均等係数 － 167.14 

 

  
 （a）S-H2，S-H6      （b）C-H2，C-H6 

図 7 落体軌跡図（小型土堤実験）  
 

 
（a）S-H2                （b）S-H6 

 

 
（c）C-H2                （d）C-H6 

図 8  実験後の土堤断面図（小型土堤実験） 
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図中の青実線，青破線が落体衝突前の土堤の外形線と着

色砂を表し，黒実線と赤実線は落体衝突後の土堤の外形線

と着色砂を示す。S-H2，S-H6 では土堤の衝突面側が広範

囲にわたり変形しており，複数のすべり線が土堤下方から

上方に向かって非衝突面側へ形成されていることがわか

る。これは落体の貫入及びかけ上がり時に形成されたと考

える。また，既往の研究 3)から，貫入の初期段階にせん断

部が形成され，時間の経過とともに形成されたせん断部が

進展したと推察される。このように，土堤材料が砂質土の

場合は多くのせん断箇所がみられたことから，せん断によ

る変形が卓越すると考える。C-H2，C-H6 では砂質土より

も土堤の変形範囲が狭く，衝突部に最も近い着色砂のみが

変形しており，他の着色砂の変形はみられない。C-H6 で

は衝突箇所が大きく湾曲している様子が観察されるが，土

堤内部にせん断箇所は見られない。このことから，土堤材

料が粘性土の場合は圧縮変形が卓越すると考える。 
以上より，砂質土と粘性土の土堤材料としての性能を比

較すると，砂質土は変形耐力が小さく，せん断による変形

が卓越し，粘性土では圧縮変形が卓越することが示された。

この特性の違いにより土堤衝突後の落体挙動に差が生じ

たと考える。 
(3) エネルギー減衰性状 
図 9 に各ケースの全運動エネルギーの時刻歴波形を示

す。全運動エネルギーE は式(1)に示すように，落体重心の

速度から求められる線速度エネルギーEv と落体の回転エ

ネルギーErの和により算出した。 
E = Ev + Er (1) 

ここで，線速度エネルギーEv，回転エネルギーErはそれ

ぞれ式(2)，式(3)により算出した。 

Ev=
1
2 M𝑣2 ሺ2ሻ 

Er=
1
2 I𝜔2 ሺ3ሻ 

ここに，m：落体の質量 
    v：落体の線速度（x,y,z 方向の線速度を合成） 
     I：落体の慣性モーメント 
    ω：落体の角速度（rad/s） 
小型土堤実験においては全ケースにおいて回転エネル

ギーの占める割合が全運動エネルギーの 2~6%であったた

め，全運動エネルギーのみ示した。なお，図は落体が土堤

に衝突した時刻を 0ms としており，最大貫入時刻を丸プロ

ットにて示す。図より，いずれの土堤材料・落下高さとも

に衝突後約 50ms にかけて運動エネルギーが急激に減少し，

衝突後約 100ms までには緩やかな減衰または一定な推移

に転じていることがわかる。また最大貫入時刻までのエネ

ルギー減衰に着目すると，粘性土のケースの方が急なエネ

ルギー減衰となっており，最大貫入時刻でのエネルギーが

小さくなっていることが読み取れる。これは粘性土では落

体の衝突により圧縮変形が卓越することに起因すると推

察する。以上より，砂質土より粘性土の方が土堤衝突によ

る落体のエネルギー減衰が大きくなることが示唆された。 
 
3.2 実規模土堤実験 
(1) 落体軌跡図 
図 10 に実規模土堤実験の各ケースの落体軌跡図を示す。

なお軌跡図は斜面法尻を原点としており，黒実線が斜面・

ポケット部・土堤の外形線を，黒破線が落体半径分のオフ

セットラインを示している。H15 はポケット部への貫入中

に落体が土堤に衝突しており，土堤に貫入した後，土堤法

面上を再び跳躍することで土堤から離れ，再度土堤に衝突

することで捕捉された。再衝突する際，落体は法面に対し

てほぼ垂直に衝突しているため，再衝突後に法面をかけ上

がる挙動は見られなかった。H20，H25 は落体がポケット

部に衝突した後，ポケット部から跳躍して緩衝層を脱出す

る段階で土堤に衝突した。その後，法面をかけ上がる挙動

となり捕捉された。ここで小型土堤実験の落体軌跡図と比

較すると，H15 のみ落体が土堤に貫入した後，鉛直上方向

に跳ね上がる挙動を示し，C-H2 と似た挙動をとっている

ことがわかる。ここで，各ケースの土堤衝突角に着目する

と，小型土堤実験の衝突角は 37.7°であり，実規模実験で

は H15 が 54.2°，H20 が 4.2°，H25 が 18.8°となってい

る。このことから，小型土堤実験の衝突角と最も近くなっ

た H15 では落体挙動が類似したと考える。 
(2) 土堤の変形性状 
図 11 に落体衝突後の土堤の様子を示す。また，図中に

はポケット部及び土堤の変状範囲を示す。ここで衝突痕は

 
図 10 落体軌跡図（実規模土堤実験）  

（a）S-H2，S-H6 

 
（b）C-H2，C-H6 

図 9  全運動エネルギーの時刻歴波形（小型土堤実験） 
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ポケット部から土堤本体にかけて連続していたため，ポケ

ット部と土堤部に分けて寸法を記載した。H15 では，落体

がポケット部と土堤の境界付近に大きく貫入し，土堤法面

が圧縮変形していることがわかる。これは貫入中に速度減

衰することなく土堤本体に直接衝突したことに起因する

と考える。また，小型土堤の粘性土の変形挙動と比較する

と，衝突部に圧縮変形が見られる点については，概ね同等

の挙動を示したと判断できる。また，H20，H25 ではポケ

ット部に大きな変形が見られるが，土堤本体には落体のか

け上がりによる跡が見られるが，貫入はほとんど生じてい

ないことがわかる。これらのケースでは落体がポケット部

に衝突した後にポケット部からの跳ね返り中に土堤に衝

突していたことで，土堤衝突時のエネルギーが小さく，か

つ土堤への衝突角が浅くなったために，土堤本体の変形が

小さくなったと推察される。加えて，実規模実験では回転

が作用していることで落体が法面をかけ上がる挙動が卓

越したと考える。以上より，落体が土堤に直接衝突する場

合など，衝突時の外力及び衝突角が大きい場合には小型土

堤実験と同様に圧縮による塑性変形が目立つ結果となっ

たが，衝突時の外力が小さく，衝突角が浅い場合にはかけ

上がり挙動に転じやすくなることで土堤の変状が小さく

なることが示唆された。 
(3) エネルギー減衰性状 
図 12 に各ケースのエネルギーの時刻歴波形を示す。図

は落体が土堤に衝突した時刻を 0ms としており，ポケット

部衝突及び土堤衝突を破線にて示す。なお，線速度エネル

ギーを赤線，回転エネルギーを青線，全運動エネルギーを

黒線で示している。それぞれのエネルギーの算出方法は

3.1(2)中の式（1）～（3）の通りである。また，最大貫入

時刻をプロットにて示しており，土堤衝突後のエネルギー

の時刻歴波形の拡大図を図 18 に示す。図より，いずれの

ケースにおいてもポケット部衝突時から急激にエネルギ

ーが減衰していることが読み取れる。また，土堤衝突時

（0ms）のエネルギーに着目すると，位置エネルギーの最

も小さい H15 の衝突時エネルギーが最も大きくなってい

ることがわかる。これは H20，H25 はポケット部に衝突し

た後に土堤に衝突しているのに対して，H15 ではポケット

部と土堤の境界付近に衝突したため，ポケット部でのエネ

ルギー減衰が小さかったことが要因であると考える。土堤

衝突後のエネルギーの減衰勾配に着目すると，H15 では土

堤衝突直後から最大貫入時刻にかけて継続的にエネルギ

ーが減衰し，その後の減衰は緩やかとなっていることがわ

かる。また，線速度エネルギーの減少よりも回転エネルギ

ーの減少の方が緩やかになっており，時間とともに線速度

エネルギーと回転エネルギーが近い値をとるようになる

ことが読み取れる。H20，H25 では土堤衝突以降では緩や

かな減衰となっている。これらのケースは土堤衝突時のエ

ネルギーが小さいため，3.2(2)で示したように土堤の変形

が小さくなり，緩やかなエネルギー減衰になったと考える。 

（a）H15 

（b）H20 

（b）H25 

図 11  ポケット部及び土堤の変状（実規模土堤実験） 

 

 
（a）H15 

 
（b）H20 

 
（c）H25 

図 12 エネルギーの時刻歴波形（実規模土堤実験） 
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4. 数値解析及び考察 
 
4.1 小型土堤実験の再現解析 

(1) 解析概要 
図 13 に 2D-DEM による小型土堤実験の再現解析の解

析モデルを示す。2D-DEM による再現解析は既往の研究で

用いられてきたモデルと同じであり，落石による粒状性の

堆積層内の衝撃力伝達挙動の再現実績のあるモデル 4)を用

いて実施した。土堤の断面形状は実験と同じ条件で，土堤

下部には厚さ 0.9m の支持基層を設けている。表 5 に解析

パラメータを示す。解析パラメータは砂質土を土堤材料と

して実施した既往研究 3)を参考に設定した。既往研究 3)で

は粒子直径に関して最大粒径が落体直径の 1/10 として設

定していたが，今回は砂質土，粘性土ともに粒径を既往研

究の値の 1/2 すなわち最大粒径が落体直径の 1/20 として

最大粒径Dmax=0.0159，最小粒径Dmin=0.00795に設定した。

なお，粒径を小さくすると同一体積中の粒子数が増加し，

土堤全体として剛性が低下するために土堤内の局所的な

変形・破壊モードの再現性が向上することがわかっている。

また，それぞれの土堤材料に対して粘着力を既往の研究で

実施した掘削解析 5)と Culmann の斜面解析 6)を参考に，砂

質土は 3kPa，粘性土は 12kPa と設定した。 
(2) 落体軌跡図による比較 
図 14 に各ケースの落体軌跡図を示す。軌跡図は衝突面

側の土堤の法尻を原点としている。なお，黒実線と黒破線

は実験結果の図と同じ意味を表す。また，破線が実験結果

を，実線が 2D-DEM による解析結果を表している。 

図より，砂質土のケースに着目すると S-H2 では土堤が

落体を捕捉しており，S-H6 では落体が土堤を通過する結

果となり両ケースとも実験結果と同じ結果となった。貫入

後の挙動については実験結果では跳躍挙動を示している

一方で，解析結果は跳躍挙動が見られず，落体が土堤を通

過する結果となった。粘性土のケースにおいては実験結果

ではC-H2，C-H6の両ケースとも土堤が落体を捕捉したが，

解析結果では C-H6 において土堤を通過する結果となった。

捕捉結果が異なった要因として，実験結果では鉛直方向に

跳ね上がり挙動を示している一方で解析結果ではかけ上

がり挙動を示したことが挙げられる。以上より，貫入後の

挙動の再現性が低いことは今後の課題であり，粘性土のケ

ースの様に実験結果において土堤から離れるほど大きく

跳ね上がる場合には捕捉結果にも影響を及ぼすことがわ

かった。この様に解析精度を低下させた要因として，特に

土堤の落体衝突時の圧縮変形を本解析モデルでは表現で

きていないことが挙げられる。土堤の圧縮性能に実現象と

の差が生じた要因については 4.2(2)で示す。 

 
図 13 解析モデル（小型土堤実験） 

 
表 5 解析パラメータ（小型土堤実験） 

パラメータ 記号（単位） 
基本設定値 

粘性土 砂質土 

最大粒径 Dmax（m） 0.0159 0.0159

最小粒径 Dmin（m） 0.00795 0.00795

平均粒径 D50（m） 0.0119 0.0119

粒子の密度 ρs（kg/m3） 2650 2650

法線方向ばね定数 kn（N/m） 1.0×107 2.0×107

接戦方向ばね定数 ks（N/m） 2.5×106 5.0×106

粒子間摩擦角 φu（deg.） 25 25

減衰定数 h 1.0 1,0

ボンド直径 Db（m） 0.015 0.015

ボンドばね定数 kb（N/m） 2.0×108 2.0×108

ボンド強度 sb（Pa） 3.0×106 0.6×106 

 

 
（a）S-H2，S-H6 （b）C-H2，C-H6 

図 14 落体軌跡図（小型土堤実験） 

 

 
（a）S-H2，S-H6 

 
（b）C-H2，C-H6 

図 15 全運動エネルギーの時刻歴波形（小型土堤実験） 
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(3) エネルギー減衰性状による比較 
図 15 に各ケースの全運動エネルギーの時刻歴波形を示

す。なお，図は落体が土堤に衝突した時刻を 0ms としてお

り，最大貫入時刻を丸プロットにて示す。また，破線が実

験結果を，実線が 2D-DEM による解析結果を表している。

図より，解析結果が実験結果よりも法面へのかけ上がり挙

動を顕著に示した S-H2，S-H6，C-H2 のケースでは土堤衝

突直後の全運動エネルギーの減衰勾配が実験結果よりも

大きくなっている。これは実験結果では落体は土堤衝突後

に跳躍挙動を示したが，解析では落体が土堤へ貫入した後

にかけ上がり挙動を示したことで，落体と土堤法面に生じ

る摩擦等によりエネルギーが減衰したため，エネルギーの

減衰勾配が大きくなったと考える。一方，実験では土堤衝

突後に鉛直上方へ跳ね上がる挙動を示したが，解析結果で

は法面へのかけ上がり挙動を示した C-H6 では，最大貫入

時刻以降に実験結果よりも全運動エネルギーが大きな値

で横ばいに推移していることが読み取れる。これは，図 14
の軌跡図より貫入量の違いによるものと考える。解析結果

の貫入量の方が小さいため，全運動エネルギーの減少が小

さく，最大貫入時刻以降に一定の値で推移する全運動エネ

ルギーが実験結果より大きくなったと推察される。 
 
4.2 実規模土堤実験の再現解析 

(1) 解析概要 
図 16 に 2D-DEM による実規模土堤実験の再現解析の

解析モデルを示す。2D-DEM による再現解は 4.1(1)と同

じモデルを用いて実施した。土堤の断面形状は実験と同じ

条件で，土堤下部には衝突面側には厚さ 1.1m の支持基層

を，非衝突面側には厚さ 1.2m の支持基層を設けている。

衝突面側と非衝突面側で支持基層の厚さを変更させた理

由は，再現解析において落体初期位置を定める際にポケッ

ト表層と落体が重複してしまい，解析を正常に実施できな

くなる事例が生じたためである。また，表 6 に解析パラメ

ータを示す。粒径の設定値は小型土堤実験と同様に最大粒

径が落体直径の 1/20 となる様に最大粒径 Dmax=0.05，最小

粒径 Dmin=0.025（小型土堤実験では最大粒径 Dmax=0.0159，
最小粒径 Dmin=0.00795）とした。 

(2) 落体軌跡図 
図 17 に各ケースの落体軌跡図を示す。軌跡図は衝突面

側の土堤の法尻を原点としている。なお，図中の黒実線が

土堤の外形線を，黒破線が落体半径分の土堤のオフセット

ラインを表しており，軌跡がオフセットラインと交わった

ときに落体が土堤に接触したことを示す。また，破線が実

験結果を，実線が 2D-DEM による解析結果を表している。

図より，H25 のケースを除いて解析結果は実験結果に等し

く土堤が落体を捕捉する結果となった。落体が土堤を通過

する結果となった H25 においては実験結果では法面への

かけ上がり挙動の途中で跳躍している一方で，解析結果は

跳躍することなく法面へのかけ上がり挙動を示したこと

で異なる挙動になったと考える。捕捉時の到達高さに着目

すると解析結果は実験結果と概ね一致したことから，一定

程度の再現性を示すことができたと考える。 
小型土堤実験及び実規模土堤実験のどちらにおいても

解析では跳躍挙動が表現されにくい傾向にある。特に，小

型土堤実験では天端方向や鉛直方向への跳ね上がり挙動

を再現できなかった点において実規模土堤実験よりも課

題が残る結果となった。実験において跳躍挙動が見られる

要因として，土堤が軟らかく，圧縮性が高いために土堤衝

突により作用する力を土堤全体で吸収している可能性が

考える。これらを解析で表現するために，土堤の吸収力す

なわち軟らかさを考慮するために，粒子密度を粒径幅の観

点からアプローチすることを考える。実規模土堤実験と小

型土堤実験の解析における最大粒径 Dmax と最小粒径 Dmin

の差（粒径幅）は実規模では 0.025m，小型では 0.00795m
であり，前者の粒径幅の方が大きい。すなわち，実規模土

堤実験の解析モデルの方が間隙比の変化の自由度，つまり

粒子構造の変化のしやすさが高いことになる。したがって，

実規模土堤実験の解析における土堤は，粒子間の噛み合わ

せが発揮されることで圧縮性が高い可能性がある。小型土

堤実験においても実規模土堤実験と同様に一定程度の再

 
図 16 解析モデル（実規模土堤実験） 

 
表 6 解析パラメータ（実規模土堤実験） 

パラメータ 記号（単位） 基本設定値 

最大粒径 Dmax（m） 0.05

最小粒径 Dmin（m） 0.025

平均粒径 D50（m） 0.0375

粒子の密度 ρs（kg/m3） 2650

法線方向ばね定数 kn（N/m） 2.0×107

接戦方向ばね定数 ks（N/m） 5.0×106

粒子間摩擦角 φu（deg.） 25

減衰定数 h 1.0

ボンド直径 Db（m） 0.025

ボンドばね定数 kb（N/m） 2.0×108

ボンド強度 sb（Pa） 8.0×105 

 

 
図 17 落体軌跡図（実規模土堤実験） 
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現性を示すためには，最大粒径 Dmax と最小粒径 Dmin の設

定方法を考え直す必要があると考える。ただし粒径を小さ

くすることで計算コストが増加するため，コストパフォー

マンスとのバランスを考慮する必要性も生じる。今後はこ

の点に留意し，粒径等の最適な設定方法を検討する。 
(3) エネルギー減衰性状 
図 18 に各ケースの全運動エネルギーの時刻歴波形を示

す。なお，図は落体が土堤に衝突した時刻を 0ms としてい

る。また，破線が実験結果を，実線が 2D-DEM による解析

結果を表している。図より，H25 のケースを除いて土堤衝

突時のエネルギー及び 200ms 時のエネルギーは概ね一致

しており，減少勾配の傾向を概ね再現できたと考える。

H25 に関しては 4.2(2)で述べた通り，跳躍挙動を解析結

果でも表現することができればエネルギーの時刻歴波形

についても再現性が向上すると考える。 
 
5. まとめ 
本研究では落石防護土堤の性能設計法確立に向け，高さ

0.5m の土堤を対象とした小型土堤実験，高さ 2m の土堤を

対象とした実規模土堤実験を実施し，落体の動的挙動や

2D-DEM を用いた再現解析における課題について検討し

た。得られた知見は以下の通りである。 
 
1) 砂質土と粘性土の土堤材料としての性能を比較する

と，砂質土は変形耐力が小さく，せん断による変形が

卓越し，粘性土では圧縮変形が卓越することが示さ

れた。この変形特性の違いにより土堤衝突後の落体

挙動に差が生じたと考える。 
2) 粘性土では落体の衝突により圧縮変形が卓越するこ

とで，砂質土より粘性土の方が土堤衝突による落体

のエネルギー減衰が大きくなることが示唆された。 
3) 実規模実験より，落体が土堤に直接衝突する場合な

ど，衝突時の外力及び衝突角が大きい場合には小型

土堤実験と同様に圧縮による塑性変形が目立つ結果

となった。一方で，衝突時の外力が小さく，衝突角が

浅い場合にはかけ上がり挙動に転じやすくなること

で土堤の変状が小さくなることが示唆された。 
4) 2D-DEM により実規模土堤実験を再現した落体の土

堤衝突挙動は軌跡図及び全運動エネルギー波形は概

ね再現できたことから，土堤のエネルギー吸収メカ

ニズムを検討するために現行の 2D-DEM を適用する

ことができると考える。 
5) 小型土堤実験の解析では天端方向や鉛直方向への跳

ね上がり挙動を再現できなかった点において実規模

土堤実験よりも課題が残る結果となった。実験にお

いて跳躍挙動が見られる要因として，土堤が軟らか

く，圧縮性が高いために土堤衝突により作用する力

を土堤全体で吸収している可能性が考える。この特

性を解析で表現するために，土堤の吸収力すなわち

軟らかさを考慮する必要があり，そのために粒子密

度を粒径幅の観点からアプローチをすることで再現

性の向上を目指す考えである。 
 
今後は小型土堤実験と実規模土堤実験の比較に向けて，

スケール効果に関して実験及び数値解析の両面から検討

を実施する予定である。 
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図 18 エネルギーの時刻歴波形（実規模土堤実験） 
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空中写真測量を用いた崩壊斜面の経時的変化に関する研究 

-飛騨の風化変成岩を対象に- 

A study of temporal changes in collapsed slopes using aerial photogrammetry 

-the case of weathered metamorphic rocks in the Hida area- 
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概   要 

岐阜県飛騨市近辺は特別豪雪地帯に指定され，融雪による斜面災害が危惧されている。これを回避する

には，斜面崩壊の初期現象を捉えることが効果的である。また，近年では無人航空機を用いた空中写真測

量の利活用が急速に進められており，斜面崩壊への適用も図られている。そこで本研究では，空中写真測

量を用いて斜面崩壊の初期現象を捉えることを目的とする。さらにその目的に必要な測量条件の把握も試

みる。具体的には 2021 年 4 月に撮影した空中写真から斜面を 3D モデル化し，崩壊斜面表層の状態を観測

する。さらに 1 年後の斜面の 3Dモデルと比較し，経時的変化を明らかにすることで，斜面崩壊の初期ある

いは前兆現象の把握を試みる。これに加えて，撮影高度や標定点の数を変化させ，測量時の精度や解像度，

コストを考慮した最適な撮影条件の調査も試みる。結果の一例として，撮影高度が 100m以上の場合，15cm

以下の落石などは 3Dモデル上で判別できないことが確認された。 

 

キーワード：岩盤斜面，特別豪雪地帯，無人航空機，斜面表層，Structure from Motion 

 

 

1. はじめに 

 

我が国は山地が多いため急な斜面も多く，降雨や融雪，

地震等による斜面崩壊が起きやすい。斜面災害による被害

を抑えるには，崩壊の恐れがある斜面を事前に把握するこ

とが重要である。そのためには，斜面崩壊の初期現象を捉

えることが効果的である。その方法として，素早く安全な

測量ができる空中写真測量を用いる。空中写真測量は，ア

ナログ写真の頃から地すべり地等への活用が進められて

おり 1~3)，近年では無人航空機（UAV : Unmanned Aerial 

Vehicle）による空中写真測量の斜面崩壊への適用も積極的

に図られている（例えば尾原ほか 4）など）。そこで本研究

では，空中写真測量を用いて斜面表面の状態を経時的に観

察し，斜面崩壊の初期現象を捉えることを目的とする。ま

た，最適な測量条件の把握のため，撮影高度や標定点数，

UAV の種類を変化させ，空中写真測量の精度や解像度の

検証も行う。 

測量条件の検証方法として，斜面崩壊の初期現象の一つ

である“落石”に見立てた実験を試みた。まず，大きさの

異なる礫を２個ずつ，合計６個選定し，それらを任意に動

かして移動前後の座標をトータルステーション（TS）と空

中写真測量で測定して比較を行った。 

今回研究対象とする斜面は，岐阜県飛騨市河合町元田付

近に位置している。（図 1，2）この近辺は特別豪雪地帯に

指定され，融雪による斜面災害が危惧されている。さらに

活断層である跡津川断層が小鳥川（おどりがわ）沿いに連

続しており，地震による斜面崩壊のリスクも存在する。加

えて，対象地の地質は変成岩である“飛騨片麻岩“を含む

飛騨帯で構成されており，片理面に沿った亀裂が生じやす

いため，斜面崩壊の要因になり得るとされている。 

 

 

図 1 研究対象地 
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図 2 対象斜面と小鳥川 

 

2. 空中写真測量と使用機器 

 

空中写真測量とは，航空機から撮影した空中写真を用い

て，地形や地物の座標や標高を求める作業である。今回の

測量では 2 種類の UAV を用いて実験を行う。撮影に使用

したUAVと撮影条件を表 1に示す。DJI Phantom4 PRO V2.0

は斜面でのプログラム飛行が困難であるため，手動撮影し

たため撮影枚数が高度や日にちによって異なる。 

UAVは衛星測位システム（GNSS）を利用して自機の位

置情報を把握している。しかし通常の GNSS 受信システム

では数 m～数十 m の位置誤差を含んでいる。RTK とは，

Real Time Kinematic の略称であり，地上に設置する「固定

局」からの位置情報データと移動する UAV などの「移動

局」のやり取りによって，高い精度の測位を即時に可能に

する衛星測位の技術であり，DJI Phantom4 RTK はこの機能

を搭載している。 

 

 

 

3. 研究方法 

 

ここでは現地での作業と，現地で取得した空中写真量と

測量値を利用した室内解析とに分けて説明する。 

 

3.1 現地作業 

研究対象地は岐阜県飛騨市河合町元田付近の斜面であ

る。2021 年 4 月 9 日と 10 日の 2 日間で撮影を実施した。 

現地では下記の手順で標定点測量と UAV による空中写

真撮影などを実施した。 

1) 斜面全体の適切な位置に対空標識（標定点）を設置  

2) トータルステーション（TS）で標定点の座標を測定 

3) 大中小の礫を 2 個ずつ，計 6 個を現地で選定 

4) TS で礫の中心部の座標を測定 

5) 撮影高度を変えて UAVで空中写真を撮影 

6) 翌日に礫を動かした後，再度 5)と 6)を実施 

 

標定点の位置を図 3 に示す。標定点とは，空中写真測量

の測量精度を向上させるために設置する，座標値が明らか

な点である。次に，選定した礫の位置を図 4 に，礫の大き

さを表 2に示す。 

 

 

 

 

 

表 1 撮影に使用したUAV と撮影条件 

機体名 

撮影

高度 

（m） 

撮影枚数 焦点 

距離 

（mm） 

地上 

解像度 

（mm） 

標定

点数 
9 日 

曇り 

10 日 

晴れ 

DJI 

Phantom4 

PRO V2.0 

30 253 221 

8.8 

8.61 

12 60 179 122 17.23 

100 58 29 28.71 

DJI 

Phantom4 

RTK 

50 76 76 8.8 13.71 

0 

1 

2 

3 

図 3 標定点の位置 

図 4 礫の位置 

- 34 -



表 2 礫の大きさ 

礫 礫の大きさ 礫の長径（cm） 礫の短径（cm） 

I-1 
小 10 7~8 

I-2 

I-3 
中 15~20 13~15 

I-4 

I-5 
大 20~30 20 

I-6 

 

3.2 室内解析 

3.2.1 室内での三次元モデル化 

室内では SfM / MVS（Structure from Motion / Multi-view 

Stereo）ソフトを用いて，下記手順で斜面の三次元モデル

化を実施した。 

1) Agisoft Metashapeへ空中写真を読み込む  

2) アライメントを実施 

3) 高密度クラウド構築 

4) メッシュ構築をして，3 次元モデルを作成 

5) テクスチャー作業を実施 

 

画像の重複部分から同一の特徴点をマッチングし，点の

集合体を作成すると共に，撮影時の UAV の位置と撮影方

向を復元する作業をアライメントという。同時にポイント

クラウドの作成もできる。また，ポイントクラウドの高密

度化処理を行い，より緻密な点の集合体を作成することを

高密度クラウド構築という。 

 

3.2.2 検証方法 

3.12で作成した三次元モデル上で，選定した礫が目視で

判読可能かを調べた。判読可能なものに対し，三次元モデ

ル上で礫の座標値を計測した。さらに，礫の移動前後の座

標値をもとに，礫の移動距離も算出した。礫の座標値と移

動距離は，それぞれ TS 測量で測定した値との差を取り，

礫の座標値の誤差をEc，礫の移動距離の誤差をEdとした。

それぞれの計算式を(1)と(2)，(3)に示す。今回の検証では，

三次元モデルから計測した座標値をモデル値，TS 測量で

測定した座標値を真値と仮定して解析を行う。 

 

 𝐸c = √(𝑋m－𝑋t)
2
+(𝑌m－𝑌t)

2
+ (𝑍m－𝑍t)

2
 (1) 

(Xm Ym Zm) ：モデル値 

(Xt  Yt  Zt) ：真値 

 𝜎i = √(𝑋1－𝑋2)
2
+(𝑌1－𝑌2)

2
+ (𝑍1－𝑍2)

2
 (2) 

 𝐸𝑑 = 𝜎𝑚－𝜎𝑡 (3) 

𝜎i  ：礫の移動距離の絶対値 

 (X1 Y1 Z1) ：礫の移動前の座標値 

(X2 Y2 Z2) ：礫の移動後の座標値 

 

 

 

3.2.3 斜面表面の観測 

3.1.2 で作成した斜面の三次元モデルから数値標高モデ

ル（DEM : Digital Elevation Model）を構築し，2022 年 4 月

10 日と 2022 年 4 月 13 日の撮影高度 60m の DEM の差分

を取り，斜面表層の変化を捉えた。結果は後述する。 

 

4. 研究結果 

 

4.1 礫の判読結果 

DJI Phantom4 PRO V2.0の撮影高度 30m，60m，100mを

三次元モデル上から目視で判読した結果を表 3 に示す。日

射条件として 9 日が曇り，10 日が晴れの状態で撮影を行

った。結果として，撮影高度 30m，60mの条件では全ての

礫が判読可能となった。そして，撮影高度 100mの条件で

は，礫の大きさが 15cm 以下の場合が判読困難であった。

この結果より，撮影高度 100mの条件では礫の判読が困難

であると判断し，今後の検証では考慮しないこととする。 

 

表 3 礫の判読結果 

撮影

高度

（m） 

撮影日 
I-1 

(7cm) 

I-2 

(10cm) 

I-3 

(13cm) 

I-4 

(15cm) 

I-5 

(20cm) 

I-6 

(30cm) 

30 
9 日 〇 〇 〇 〇 〇 〇 

10 日 〇 〇 〇 〇 〇 〇 

60 
9 日 〇 〇 〇 〇 〇 〇 

10 日 × 〇 〇 〇 〇 〇 

100 
9 日 × × × 〇 〇 〇 

10 日 × × × × 〇 〇 

 

4.2 撮影高度の違いによる比較 

 DJI Phantom4 PRO V2.0 の撮影高度 30m，60mの条件で

礫の座標値の誤差（Ec）を算出した結果を表 4に示す。撮

影高度 30m の最大値は 106mm，最小値は 19mm，撮影高

度 60m の最大値は 107mm，最小値は 33mm となった。ま

た，平均を取るとどちらの撮影高度も 70mm程度の誤差で

あった。このことから，座標の誤差は撮影高度による影響

が低いと考えられる。 

 

表 4 撮影高度の違いによる礫の座標値の誤差（Ec） 

撮影

高度

（m

） 

撮影日 

礫の座標の誤差 Ec（mm） 
平均 

（mm

） 
I-1 I-2 I-3 I-4 I-5 I-6 

30 
9 日 71 67 19 64 71 80 

72 
10 日 70 92 72 106 70 78 

60 
9 日 95 7 45 77 83 71 

68 
10 日 47 65 33 107 68 55 
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次に，礫の移動距離の誤差（Ed）を算出した結果を表 5

に示す。撮影高度 30m の最大値は 54.02mm，最小値は

7.92mm，撮影高度 60m の最大値は 52.43mm，最小値は

0.97mm となった。最小値に違いが見られるが，平均では

どちらも 25mm程度であった。このことから，今回の場合

では撮影高度の違いはあまり影響しないと考えられる。 

 

表 5 撮影高度の違いによる礫の移動距離の誤差（Ed） 

撮影

高度

（m） 

礫の移動距離の誤差 Ed（mm） 
平均

（mm） I-1 I-2 I-3 I-4 I-5 I-6 

30 7.92 54.02 6.44 39.43 14.43 37.33 26.6 

60 31.18 13.54 0.97 52.43 29.85 20.06 24.7 

 

4.3 UAVと標定点数の違いによる比較 

DJI Phantom4 RTK において，標定点数の利用を 0~3 個

の 4 つの条件に変更した場合と，DJI Phantom4 PRO V2.0

の撮影高度が近い 60m の条件（標定点 11個）で礫の座標

値の誤差（Ec）の平均を算出した結果を表 6 に示す。撮影

高度 50m，標定点数 0 個の平均値が 385mm となり，他の

条件と比較しても非常に大きいことから，Phantom4 RTK

の撮影時の位置情報のみで三次元モデル上から礫の座標

を正確に読み取ることは困難であると考えられる。そこで，

標定点の数を増やしたところ，標定点数が 3 個の条件で

Phantom4 PRO V2.0 と同等の誤差が得られた。よって，許

容誤差 70mm 程度を得るには標定点が最低 3 か所必要で

あるとわかった。 

 

表 6 UAVと標定点数の違いによる礫の座標値の誤差（Ec） 

機体名 
撮影高

度(m) 

標定

点数 

最大

(mm) 

最小

(mm) 

平均

(mm) 

地上解

像度

(mm) 

DJI Phantom4 

PRO V2.0 
60 11 107 33 68 17.23 

DJI Phantom4 

RTK 
50 

0 440 308 385 

13.71 
1 169 107 134 

2 192 39 99 

3 92 41 64 

 

 次に，礫の移動距離の誤差（Ed）の平均を算出した結果

が表 7 である。撮影高度 50m，標定点数 0 個の条件が他に

比べ 10mm 程度大きいが，これは礫の座標値の誤差（Ec）

が影響していると考えられる。また，座標の誤差に対して

移動距離の誤差はかなり小さい。考えられる理由として，

三次元モデル全体の座標が等しく同じ向きにズレており，

礫の移動距離の誤差が小さくなったと考えられる。 

 

 

 

表 7 UAVと標定点数の違いによる礫の移動距離の誤差（Ed） 

機体名 
撮影高度

(m) 

標定

点数 

平均

(mm) 

地上解像度

(mm) 

DJI Phantom4 

PRO V2.0 
60 11 25 17.23 

DJI Phantom4 

RTK 
50 

0 38 

13.71 
1 23 

2 26 

3 26 

 

4.4 二時期の斜面表層の比較 

2022 年 4 月 10 日（F10）と 2022 年 4 月 13 日（F413）

を撮影高度 60mでDEMの差分を計算した結果を図 5に示

す。赤色が堆積，青色が侵食，黄色が変化なしを示してい

る。斜面の外回りは，図 6のように測定範囲外もしくは植

生の影響による異常値であるため，計測が困難もしくは不

可能である。斜面の内回りを見ると，赤枠で示した部分で，

斜面が 3m 程度鉛直方向に侵食され，斜面下側に堆積して

いることがわかる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 6は 2022年 4月 13日の斜面のオルソモザイク画像で

ある。図 5と同様の場所を観察すると，斜面上側から地下

水が漏れ出ているように見える。また，この地域は特別豪

雪地帯に指定され，融雪による斜面侵食の可能性も高い。

これらのことから，斜面を変化させた要因は，地下水の漏

水と融雪による侵食が影響していると考えられる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 5 撮影高度60mでの2021年と2022年の斜面のDEM の差分 

- 36 -



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

5. 考察 

 

5.1 判読結果の考察 

撮影高度 100ｍの条件下で 15cm 以下の礫が判読不能だ

った理由について考察を行う。今回検証に使用したカメラ

の焦点距離が 8.8mm，センサーサイズ 0.002527mm である

ため，撮影高度が 100m の場合，地上解像度は 28.71mm/画

素である。（図 7）写真から対象物の判別を行う際，一般的

に対象物の大きさが 5画素分は必要とされる。今回の地上

解像度 28.71mm では 5 画素に合わせると 14.4cm となる。

以上の理由から，大きさ 15cm以下の礫の判読ができなか

ったのだと考えられる。 

 

 

5.2 最適な撮影条件の考察 

 使用した UAV や標定点数，撮影高度の違いによる比較

の結果から，最適な撮影条件を考察する。撮影高度の違い

による比較結果から，撮影高度は誤差にあまりに影響しな

いことがわかった。撮影枚数が減ると撮影コストが抑えら

れることを考慮すると，今回の検証では撮影高度 60m の

場合が最適だと考えられる。UAV と標定点数の違いによ

る比較をした結果，DJI Phantom4 RTK の撮影高度 50m の

標定点数が 1~3個の条件では，礫の移動距離の誤差は全て

許容誤差を得られた。そして，礫の座標の誤差は順に，

134mm，99mm，64mm であり，標定点が 3 個の時点で許

容誤差を得られた。したがって，今回の条件では，移動距

離を調べたいだけなら標定点は 1 個，正確な座標まで調べ

たい場合は，標定点は 3 個設置すれば良いと考えられる。

また，DJI Phantom4 PRO V2.0の撮影高度 60m，標定点数

11 個の条件でも同様の精度を得られたが，標定点を斜面

に設置する手間を考慮すると，標定点数が少なく済む DJI 

Phantom4 RTKの撮影高度 50m，標定点数 3 個の条件の方

が最適だと考えられる。 

 

5.3 標定点数の違いによる比較の考察 

 DJI Phantom4 RTK の撮影高度 50m，標定点数が 3 個の

条件のときに，許容誤差を得られた理由を考察する。これ

は標定点の設置場所が影響していると考えられる。標定点

数が 2 個の条件までは，斜面の上部の標定点を使用してい

たのに対し，3 個目は斜面の下部の標定点を使用した。こ

れにより，標定点が斜面全体を囲うように置かれ，三次元

モデル全体の座標値が調整され，許容誤差を得ることがで

きたと考えられる。 

 

6. 結論 

 

本研究では，空中写真測量を用いて斜面表面の状態を経

時的に観察し，斜面崩壊の初期現象を捉えることを目的と

した。また，最適な測量条件の把握のため，空中写真測量

の精度の検証も行った。まず，撮影高度 30m，60m の条件

では今回対象とした全ての礫が判読可能となった。そして，

撮影高度 100m の条件では，礫の大きさが 15cm 以下の

場合が判読困難であった。これは，地上解像度が足りな

いためだと考えられる。次に，撮影高度の違いによる精

度の比較をした結果，礫の座標の誤差と移動距離の誤差

のどちらもほとんど違いが見られなかった。撮影高度が

高いほど撮影枚数が減るので，今回のケースでは 60m の

撮影条件が最適だと考えられる。そして，UAVと標定点

数の違いによる比較をした結果，DJI Phantom4 RTK の撮

影高度 50m，標定点数 0 個の条件で礫の座標の誤差が約

40cm となり，RTK の位置情報のみで正確な値を得るの

は困難だといえる。そこで，標定点数を 3 個に増やした

結果，許容精度を得ることができた。傾斜が急な斜面で

は，標定点を設置するのは困難であるため，標定点数が

少なく済む DJI Phantom4 RTK，撮影高度 50m，標定点数 3

個の条件が最適だと考えられる。 

最後に，斜面表面の経時的変化を観察した結果，斜面上

部から地下水が漏出しており，融雪と共に斜面を侵食して

いると考えられる。2021 年 11月に斜面を撮影しているた

め，2021 年 4月から 11 月までの大雨や台風の斜面への影

響を調べ，融雪や地下水の漏水が斜面崩壊の発生の要因，

初期現象になりうるのか，今後さらに検討していきたい。 

 

 

図 6 2022年4月13日の斜面のオルソモザイク画像 

図 7 地上解像度の算出方法 

- 37 -



謝辞 

現地調査ならびに測量調査にご協力いただいた株式会

社 KANSOテクノス，ならびに株式会社コアシステムの皆

様には大変お世話になりました。紙面を借りてお礼申し上

げます。 

 

参 考 文 献 

1) 宮澤圭，吉澤孝和，小野塚良三，久松文男：時間差空中写真

測量による地すべり解析システム—八幡平澄川地すべり地の

変位計測データを利用した地すべり面の推定—，写真測量と

リモートセンシング，VOL.39，NO.1，pp39-47，2000． 

2) 宮澤圭，吉澤孝和：地すべり地の空中写真測量データの重み

を考慮した三次元地下すべり面形状の推定，写真測量とリモ

ートセンシング，VOL.37，NO.6，pp14-27，1998． 

3)  吉澤孝和，丸山昌義，長尾勲，村瀬孝三，西澤茂高，三澤敏

雄，根岸六郎：空中写真測量による地すべり情報の提供とす

べり面の解析—長野市広瀬地区に発生した地すべり地への応

用—，地すべり，Vol.27，No.4，pp9-17，1991. 

4) 尾原祐三，吉永徹，濱地亮：ドローンを用いた岩盤斜面観測

システムの測恵智精度とその適用，Journal of MMIJ，Vol.134，

No.12，pp.222-231，2018. 

- 38 -



 
 

落石防護土堤の破壊挙動に及ぼす落石の載荷速度の影響に関する DEM 解析 
DEM analysis of the effect of loading rate of falling rocks on failure behavior of a 

rockfall protection embankment 
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概   要 
落石防護土堤は現地発生土のような安価な材料で構築できる落石対策工であり，その性能照査型計法の確

立が求められている。土堤の性能を照査するためには適切な破壊モードを予測する必要があるため，落石

衝突速度が異なる場合の土堤の破壊挙動を把握しておくことが望ましい。しかし，実規模スケールの土堤

に対して落石の載荷速度を制御した実験を実施することは容易ではない。そこで，本研究では，三次元個

別要素法を用いて落石防護土堤の破壊挙動に及ぼす落石の載荷速度の影響に関する数値解析的検討を実施

した。具体的には，検討手法の妥当性の確認として，実規模スケールの土堤に対する重錘衝突実験の再現

解析により解析モデルの妥当性を示した。そのうえで，静的載荷を想定した低速度載荷から落石衝突を想

定した数十 m/s の衝撃載荷を実施し，土堤の変形挙動と重錘に作用する荷重の時刻歴波形に及ぼす載荷速

度の影響について考察した。 
 

キーワード：落石，落石防護土堤，個別要素法，載荷速度，衝撃 
 
 

1. はじめに 
 
我が国では，豪雨や地震の頻発により巨大落石のリスク

が増加している。人命や重要構造物の安全を確保し，交通

ネットワークを維持・発展させるためには，大規模落石災

害を防止するための合理的な技術を開発することが必要

である。落石対策を実施する際には、環境負荷が小さく，

低コストで効果的な落石対策工の開発技術の向上の実施

が求められている。土のみで構成される落石防護土堤（以

下，土堤）は，施工・維持管理が比較的容易な安価な落石

対策工であり，注目を集めている。しかし，土堤による落

石捕捉メカニズムは十分に明らかとなっておらず，新しい

土堤を開発した際には実規模の実証実験により性能が確

認されている例えば 1)。そのため土堤の変形メカニズムを解

明し，性能照査型設計法を確立することが求められている。 
土堤に関する先行研究として，土堤の破壊挙動に関する

数値解析的検討 2)が行われているものの，解析精度は土を

用いた緩衝材の衝撃実験との比較によって確認されてお

り，本来は土堤を対象とした実験との比較による妥当性確

認が望ましい。土堤の変形挙動を観察するために幾つかの

室内模型実験 3)が実施されているが，非常に小規模である

ため，寸法効果の影響を確認する必要がある。 
これらの背景から，近年，土堤の性能照査型設計法を確

立するために，土堤材料や法面勾配が異なる土堤実験や 2
次元個別要素法（以下，DEM）解析によって，系統的な研

究が進められている 4)~6)。一方で，効率的に検討を進める

ためには全ての条件を実験的に検討するだけでなく，数値

解析的検討を組み合わせることが効果的であると言える。 
そこで，本研究では，検討ツールの一つとして 3 次元

DEM 解析を用いることとし，解析結果は既往の実験結果
5)と比較することで妥当性確認することとした。その上で，

土堤への一定速度単調載荷解析を行い，土堤の変形挙動と

重錘に作用する荷重の時刻歴波形に及ぼす載荷速度の影

響を検討した。 
 

2. DEM 解析モデル 
 
本章では，DEM 接触モデルの概要を述べる。なお，法

線方向成分の計算には Hysteretic linear spring model7)を用い，

接線方向成分の計算には Linear spring coulomb limit model8)

を用いた。また，土堤を構成する粒子形状は，計算コスト

削減のために球形粒子を用いることとした。 
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2.1 回転抵抗モデル 
回転抵抗モデルでは，地盤材料の摩擦角に相当するもの

で，粒子に一定のモーメントを加えている。このモーメン

トを表す数学式は： 
 𝑀 ൌ െ𝜇|𝑟|𝐹ሺ ఠ|ఠ|ሻ    (1)  

 𝜇は回転抵抗係数であり，この無次元パラメータは，回

転抵抗モーメントが粒子に作用する力によって生じるモ

ーメントと相殺されるように定義される。𝐹は粒子間の接

触法線力を定義するために使用される。また，𝜔は粒子の

角速度であり，回転抵抗モーメントの方向は，この角速度

の方向と一致することになる。は粒子の転がり半径で，𝑟
は粒子の重心と接触点を結ぶベクトルである。法線方向接

触力と係数 μ に応じた回転抵抗モデルである。 
実験の内部摩擦角は 34.1°であり，簡易な安息角解析を

実施した結果，回転抵抗係数が 0.01 のときの安息角は 30°
程度であることが分かったため，本解析では 0.01 を用い

ることとした。 
 

2.2 付着モデル 
付着モデルは，地盤材料の粘着力に相当するもので，粒

子同士が任意の範囲まで近づくと一定の引張力が作用す

るシンプルな付着モデルである。 
 𝐹,ௗ ൌ 0                                      𝑖𝑓 െ 𝑠  𝛿ௗ  (2) 𝐹,ௗ ൌ 𝑓ௗ 𝑔 minሺ𝑚ଵ, 𝑚ଶሻ    𝑖𝑓 െ 𝑠 ൏ 𝛿ௗ  (3) 
 𝐹,ௗは法線方向の付着力，𝑠は接触時の法線方向のオー

バーラップである。法線方向のオーバーラップは，粒子同

士が近づくと正になり，離れる場合は負になると仮定する。𝑚と𝑔はそれぞれ接触している粒子の質量と重力加速度と

して定義される。𝛿ௗは付着距離であり，2 つの粒子間ま

たは粒子と境界面との距離が付着距離より小さい場合，付

着力は 0 より大きくなる。さらに，𝑓ௗは付着係数を示し

ている。付着力の値は，粒子重力を𝑓ௗ値に乗じた値とな

る。付着係数が 1 であれば，付着力は粒子重力に等しい。

質量の異なる 2 つの粒子が接触している場合，重力は最も

小さい質量を考慮して計算される。 
本解析では，実験時の土堤の限界自立高さと解析のそれ

が一致する付着係数を調べ，付着係数 50 を用いることと

した。 
 

3. 実規模落石防護土堤実験の再現解析 
 
本研究では，既往の土堤実験 5)の再現解析を実施した。

落体の衝突条件は既報 5)を参考に表 1 のように設定してい

る。 
 

3.1 再現解析条件（実験ケース） 
表 1 に実験ケース一覧を示す。落体質量 1.9t または 2.5t

を土堤中央（y =4.0m）に設置し，表 1 の衝突条件で解析を

実施した。 ケース A は質量 2.5t およびケース B，C は質

量 1.9t である。 
 

3.2 実規模落石防護土堤実験の再現解析の解析モデル 
土堤の粒子は球形粒子を用いて，回転抵抗と付着モデル

を設定している。解析に使用する球体は，2650kg/m3 の密

度と各サイズ（直径 0.1，0.0875，0.075，0.0625，0.05m）

をそれぞれ同量混合した材料である。土堤の寸法について

は，図 1 に示すとおりである。土堤の破壊形状を観察しや

すくするため，天端幅は 0.3ｍに設定されている。図 2 の

落体（EOTA）の STL データを示している。落体の質量と

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 1 実規模土堤モデル    
 

 

 

 

 

 

 

図 2 落石モデル    

表 1. 実規模落石防護土堤で得られた土堤への落体衝突条件  

  
 

A-M2.5-1 0.59 0.293 21.91 12.46 2.59 12.72 18.61 202.3 65.2 267.5
A-M2.5-2 1.74 0.869 35.52 8.50 0.56 8.86 15.72 98.1 47.4 145.5
B-M1.9-1 1.05 0.523 21.84 9.29 3.01 9.77 14.66 90.7 26.0 116.7
B-M1.9-2 0.93 0.465 20.85 8.18 2.79 8.70 11.96 71.0 18.1 89.1
C-M1.9-1 1.43 0.715 29.31 6.82 1.26 6.94 13.90 60.1 27.6 87.7

土堤衝突直前エネルギー(kJ)
線速度

エネルギーEv

回転
エネルギーEr

全運動
エネルギー E

ケース名 衝突高(m)
衝突高／
土堤高

衝突角(°)

土堤衝突直前速度
水平速度

(m/s)
鉛直速度

(m/s)
線速度
(m/s)

角速度
(rad/s)
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体積は 1.9t・0.752𝑚ଷ，2.5t・0.995𝑚ଷの 2 種類である。表 2
は本研究における解析パラメータ一覧を示している。 
 

3.3 再現解析結果 
3.3.1 重錘の重心軌跡 
図 3 は重錘重心の軌跡図を示す。重錘の軌跡図による解

析結果では，実験と解析の軌跡は概ねに一致していること

が分かる。実験結果より概ね再現できていると考えている

が，2.5t のケース A の 2 回目の条件，A-M2.5-2 より，実

験より解析の方が，土堤の強度が高い可能性が示されてい

る。A-M2.5-2 の実験では重錘が通過した結果から土堤天

端部分が完全に消滅したが，解析では土堤天端が半分程度

残存した。一方，B-M1.9-1，B-M1.9-2 は，衝突後は土堤に

貫入せず，土堤を乗り越えて通過して，実験を再現できる

ことが分かった。ケース C の 1 回目の条件，C-M1.9-1 は，

解析の方が土堤への侵入した領域も少なくなったが，2 つ

目の土堤法尻ラインより乗り越えた後，実験と同じように

土堤に再衝突する軌跡となった。また，土堤衝突直前速度

が大きくなるほど土堤への重錘貫入量が大きくなった。 

3.3.2 重錘運動エネルギーの時刻歴波形 
 図 4 は実験と解析の重錘運動エネルギーの時刻歴波

形を示しており，実験と解析のエネルギー推移は概ねに一

致していることが分かる。A-M2.5-2 は，解析の方が土堤に

 
図 3 重錘の重心軌跡 

 

図 4 重錘運動エネルギー時刻歴波形 

表 2 解析パラメータ一覧 

パラメータ 単位 設定値 

最大粒子直径 m 0.1 

最小粒子直径 m 0.05 

平均粒子直径 m 0.075 

粒子密度 kg/m3 2650 

ヤング率 N/m2 1.0×108 

ポアソン比 - 0.3 

摩擦係数 - 0.7 

反発係数 - 0.3 

回転抵抗係数 - 0.01 

付着係数 - 50 
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跳ね返されるような挙動となっているため，重錘のエネル

ギーが大きく損失していた。 
 
4. 落石防護土堤への一定速度単調載荷解析 
 
 本章では，落石防護土堤の変形挙動を観察するために重

錘を一定速度単調載荷させる解析を実施した。解析パラメ

ータは前章と同様である。 

4.1 一定速度単調載荷解析モデル 
落石防護土堤への一定速度単調載荷解析モデルは図 5

に示すとおりである。質量 1.9t のサイズの重錘を水平方向

（x 方向）に L=0.75m の変位となるまで一定速度で載荷す

る解析を実施した。載荷速度は 0.01，0.2，2.0，10，20m/s
の 5 ケースである。載荷位置は，重錘上端と土堤天端の高

さが同じとなるように設定している。重錘に作用する荷重

の時刻歴波形と土堤の変形挙動を考察する。 
 

4.2 一定速度単調載荷解析結果および考察 
4.2.1 荷重－変位関係 
図 6は荷重－水平変位関係を示している。載荷速度0.01，

0.2m/s のケースは，載荷速度が異なるのに，荷重－変位関

係が概ね同じ結果となった。載荷速度 2m/s のケースは最

大荷重が若干大きくなるが，重錘の水平変位が L=0.075m
までの領域における立ち上がり勾配は，3 ケースとも同様

の結果となった。 
載荷速度が 2m/s よりさらに大きい載荷速度 10，20m/s

のケースでは，載荷速度に応じて立ち上がり勾配，ピーク

荷重ともに大きくなる結果が得られた。また，ピーク荷重

となる水平変位も載荷速度とともに増加することが分か

る。載荷速度 0.01, 0.2, 2.0, 10m/s のケースは，水平変位が

0.4m 程度の位置で最大荷重となった。しかし、載荷速度が

最も大きい 20m/s のケースは水平変位 L=0.65m 程度で最

大荷重となった。 
 
4.2.2 ピーク荷重－載荷速度関係 
図 7 は最大荷重‐載荷速度の関係を示している。一定速

度単調載荷条件では，載荷速度の増加に伴って最大荷重が

指数関数的に増加することが明らかとなった。 
 
4.2.3 載荷速度が土堤変形挙動に及ぼす影響 
図 8 は土堤の中央断面および見下げ図の変位分布を表

している。水平変位 L=0.375m は載荷速度 10m/s 以下のケ

ースが概ねピーク荷重となるタイミングである。このとき，

土堤の見下げ図の変位分布より，変形領域の拡がり角度が

概ね同じである。また，載荷速度 10, 20m/s のケースでは，

土堤の粒子はカラーマップの最大色，赤色（変位量 0.09m
以上）で示されている領域が載荷速度 2m/s 以下のケース

と比べて小さく，中央断面変位分布による角度は急勾配に

なる。載荷速度が低い 2m/s 以下のケースの方が，土粒子

の変位量が大きくなっていることが分かる。 
 平変位 L=0.65m では， 載荷速度 20 m/s のケースがピー

ク荷重になる変位量である。載荷速度 10m/s 以上のケース

の変形領域は狭くなっていることが分かる。これは，載荷

速度が大きいケースでは，同じ水平変位に達するまでの時

間が短く，土堤の変形が完了していない可能性があるため，

土粒子の変形領域が小さくなっているものと考えている。

水平変位 L=0.75m では，中央断面の変形より，載荷速度が

大きいケース，特に 20m/s では，変形領域が基盤層にまで

及んでいることが分かる。土堤と基盤層の材料が異なる場

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 5 一定速度単調載荷解析の土堤モデル 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

図 6 荷重－変位関係図  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
図 7 ピーク荷重－載荷速度関係図 
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合には，より複雑な変形挙動となる可能性がある。載荷速

度 0.01，0.2, 2.0m/s のケースは，載荷速度が異なるものの，

中央断面および見下げ図の変位分布は概ね等しくなる。載

荷速度 10m/s 以上のケースでは，載荷速度が大きくなるほ

ど変形領域が局所化している。 
図 9 は，載荷速度 20m/s の一定単調載荷解析および初速

度 20m/s の自由衝突解析の結果を示している。一定速度単

調載荷解析は載荷速度が変わらない極端にシンプルな解

析条件であったが，自由衝突条件においても，一定速度単

調載荷解析と類似した変形挙動に見える。 
 図 10 は，一定速度単調載荷において，重錘の水平変位

がL=0.75mとなった瞬間に載荷速度を0m/sに再設定して，

その後の土堤の変位挙動を観察した結果を示している。載

荷速度が遅い 2.0m/s のケースでは，重錘静止から 0.05 秒

経過しても土堤の変形領域に変化は見られなかった。一方

で載荷速度 10m/s 以上のケースでは，重錘静止後にも土堤

変形は進行し，重錘静止から 0.05 秒後の変位領域は載荷

速度に比例して大きくなることが分かる。 
以上の土堤の変形挙動をまとめると，重錘の載荷速度

2m/s 以下の比較的低速の条件においては，載荷速度に依ら

ず土堤の変形領域は概ね同等になることが分かった。載荷

速度 10m/s 以上の比較的高速の条件においては，重錘にピ

ーク荷重が作用する時刻に着目すると，重錘速度が大きい

ほど土堤の変形領域が局所化することが分かった。しかし，

重錘停止後の土堤の変形挙動を継続的に観察すると，載荷

速度が大きいほど最終的な土堤の変形領域も大きくなる

ことが分かった。 

 

 

 
図 8 載荷速度が異なる一定速度単調載荷時の土堤の変位分布 
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5. 結論 

 
本研究では，土堤の落石捕捉挙動に対する 3 次元 DEM

解析の妥当性を調べるため，実規模土堤の重錘衝突実験の

再現解析を実施した。DEM 接触モデルの回転抵抗係数で

地盤の摩擦角を表現し，粒子間付着係数で地盤の粘着力を

表現する解析モデルを設定した結果，実規模土堤実験の落

石捕捉挙動を概ね再現できることを明らかにした。 
上記解析モデルを用いて土堤に対する一定速度単調載

荷解析を実施した結果，重錘の載荷速度 2m/s 以下の比較

的低速の条件においては，載荷速度に依らず土堤の変形領

域は概ね同等になることが分かった。載荷速度 10m/s 以上

の比較的高速の条件においては，重錘にピーク荷重が作用

する時刻に着目すると，重錘速度が大きいほど土堤の変形

領域が局所化することが分かった。しかし，重錘停止後の

土堤の変形挙動を継続的に観察すると，載荷速度が大きい

ほど最終的な土堤の変形領域も大きくなることが分かっ

た。 
重錘の載荷速度が 10m/s 以上のケースでは，土堤内部の

変形領域が基盤層に達する結果となっており，本解析条件

よりも重錘衝突位置が低い場合には基盤層の変形領域が

さらに拡大する可能性が高い。 
今後は，本解析モデルを用いて重錘載荷位置や天端幅，

法勾配の影響などについて検討を進める予定である。また，

土堤や重錘の条件が異なる他の実験の再現解析を実施す

ることで，3 次元 DEM 解析による土堤変位分布の予測・

評価精度を向上させたいと考えている。 
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図 9 一定速度単調載荷と自由衝突載荷の土堤の変位分布 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
図 11 一定速度単調載荷後に 0.05 秒間土堤変形を進行させた

場合の変位分布 
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概   要 
近年，都市部を襲う集中豪雨は増加傾向にあり，河川堤防の決壊被害も相次いで報告されている。また，

2000 年に発生した東海豪雨でも，堤防決壊前にエアブローの発生が確認されている。しかし，現行の河川

堤防における設計要領では，エアブローの程度により堤体内部に与える影響，降雨条件が堤体変状に及ぼ

す影響については，十分に考慮されていない。また，堤防ごとに材料は異なり，それに伴い粒度分布も変

化する。そこで本稿では，降雨強度と堤体材料の粒度分布及び透水係数が河川堤防堤体での浸透挙動と変

状に与える影響について検討するため堤防模型実験を実施した。その結果，堤体材料の粒度分布の範囲が

狭く，透水係数が大きく，さらに降雨強度が強くなるほど堤体への水の浸透が早くなり，より多くの間隙

空気が基礎地盤に近い位置で閉じ込められることで，法尻に近い位置でエアブローが発生しやすくなるこ

と，それに伴い法面が大きく変状することで決壊の危険性が高まることを明らかにした。 
 

キーワード：堤防 ，エアブロー ，粒度分布 ，降雨 ，浸透 
 
 
1. はじめに 

 
近年，河川水位が高水位に至らない降雨のみによる河川

堤防の変状が報告されている。また，豪雨時において，堤

防の変状前に空気の噴出（エアブロー）が目撃されている。

土-水-空気の三相に着目した検討 1)はされているが，現行

の河川堤防における設計指針 2)では，堤体の安全性に及ぼ

す降雨波形の影響や間隙空気の影響，また堤体材料による

影響についてはメカニズム解明や定量的評価には至って

いないため明記されていない。また，総雨量は同じでも瞬

間的な降雨強度が高いほど堤体に水が浸透しにくくなる

ことが判明している 3)。温暖化に伴う気候変動の影響によ

り大雨のリスクが増加している中，上記は重要な研究課題

であり，効率的な対策の検討は急務と考える。 
そこで本報告では，既報 4),5)にならい豊浦砂とまさ土の

2 種類の堤体材料を用い，堤体に豪雨を作用させる模型実

験を実施し，降雨強度が河川堤防堤体における浸透挙動と

変状に与える影響，間隙空気のダイナミクス解明とエアブ

ローの危険性に対する評価を行った。 
 

2. 実験概要 
 

図 1 に実験模型概略図，表 1 に実験ケース一覧を示す。

基礎地盤及び堤体には case1，case2 では豊浦砂，case3，
case4 ではまさ土を使用した。堤体に作用させる豪雨の降

雨強度は case1，case3 では気象庁が激しい雨と定める 30 
mm/h，case2，case4 ではその 3 倍で猛烈な雨と定める 90 
mm/h とした。また基礎地盤については，豊浦砂を用いた

case1，case2 では水中落下法，まさ土を用いた case3，case4
では含水比 20%で練り混ぜた後，空中落下法により作成し

た。また，図 2 に粒度分布を示す。豊浦砂とまさ土の透水

係数はそれぞれ k=1.23×10-4 m/s と k=2.29×10-5 m/s であ

り，粒度分布を図 2 に示す。全ケースで堤体の含水比は

0.01，法勾配は 2 割勾配とした。実験模型の底面は不透気

非排水である。また，堤内側は開放してあり，堤外側のみ

に降雨による水が蓄積し，水位が上昇するよう設定した。 
実験開始後はビデオカメラにより堤防断面の浸透過程

を記録した。また，土壌水分計を設置することで堤体内に

おける浸潤挙動の計測を行った。さらに，奥行き方向中央

にレーザー変位計を設置し，実験開始から 5 分ごとに裏法

尻から表法肩までの法面及び天端の変状の計測を行った。 
実験は降雨強度 30mm/h に設定した case1，case3 につい

ては，堤体内部への水の浸透が完了した後に堤外側の水位

を越流するまで上昇させ，破堤した場合に終了とした。ま
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た，降雨強度 90mm/h に設定した case2，case4 については，

実験中に発生した法面の浸食や水位上昇による影響で破

堤した場合に終了とした。 
 

3. 実験結果及び考察 
 

3.1 堤体への浸透過程及びエアブローの発生の確認 
 実験模型断面で確認された堤体浸透の経時変化を図 3
に示す。図 3 より，降雨を作用させると堤体表層から水が

浸透し浸潤域が発達することが分かった。case1 では実験

開始 30 分後，case2 では実験開始 10 分後 ，case3 では実

験開始 60 分後，case4 では実験開始 30 分後に間隙空気を

圧縮していることが分かった。このような浸潤線に囲まれ

た領域は間隙空気を蓄積し，基礎地盤や水位上昇による揚

力を受けることで間隙空気が噴出しエアブローを誘発す

ることで，堤防を弱体化させる危険性がある。case1，case2
を比較すると，case2 の方が基礎地盤に近い位置で間隙空

気が圧縮されていることが分かる。これは降雨強度が強く

なると基礎地盤からの浸透量はあまり変化がないものの，

法面及び天端からの浸透量が多くなることが原因だと考

 
図 1 模型実験概略図及び水分計の設置位置 

 
表 1 実験ケース一覧 

 
 

 
図 2 実験に用いた試料の粒度分布 

 

 
図 3 間隙空気圧縮の様子：上から case1（降雨強度 30mm/h，

豊浦砂），case2（降雨強度 90mm/h，豊浦砂），case3（降雨強度

30mm/h，まさ土），case4（降雨強度 90mm/h，まさ土） 
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えられる。しかし， case3，case4 では降雨強度が異なるが，

間隙空気が圧縮される位置に大きな違いは見られない。こ

れは豊浦砂の透水係数がまさ土に比べて 20 倍ほど大きい

ため，まさ土を使用した case3，case4 では基礎地盤から堤

体に向かっての水の浸透が少なかったと考えられる。また，

断面全体に浸透が進んだ時間を確認すると，降雨強度

30mm/h の case1 では 60 分，case3 では 210 分，降雨強度

90mm/h の case2 では 15 分，case4 では 150 分のように，

まさ土を使用した場合はより多くの時間を要することが

分かった。これも先ほど同様に，それぞれに使用した堤体

材料の透水係数の違いが原因であると考えられる。  
 また，各ケースにおける堤体内の水分量の経時変化を図

4 に示す。図 4 から豊浦砂を使用した case1，case2 では，

実験開始から 15 分以内にはすべての点で水分量が増加し

たが，まさ土を使用した case3，case4 では水分量が増加す

るまでに時間がかかることが分かった。このことからも，

図 3 で確認した通りまさ土は豊浦砂に比べて透水係数が

小さいため，水の堤体内部への浸透が遅いことが分かる。

また，豊浦砂を使用した case1，case2 では天端中央下方に

設置する水分計 No.2，No.4（図 1 参照）に着目すると，

case1 では実験開始後 20 分，case2 では実験開始後 10 分で

一時的に水分量の増加が停止している。これは降雨による

法面及び天端からと基礎地盤からによる，上下からの水の

浸透により圧縮された間隙空気が一時的に水の浸透を妨

げたためだと考えられる。しかし，まさ土を使用した case3，
case4 では水分量の増加速度が緩やかになる箇所が存在し

ないことから，水が急激に浸透する豊浦砂の方が間隙空気

を圧縮しやすいといえる。また，豊浦砂を使用した case1，
case2 に比べて，まさ土を使用した case3，case4 では水分

量の増加が緩やかになっている。これは豊浦砂に比べてま

さ土の透水係数が小さいことと，まさ土を用いた堤体では

表層から浸透する水が堤体内部の間隙空気と少しずつ入

れ替わるように浸透するためだと考えられる。 
 さらに，本実験で発生が確認されたエアブローの様子を

図 5 に示す。case1 では実験開始 50 分後に裏法面中央付近

で 1 つ，case2 では実験開始 15 分後に両側の法尻上部付近

で複数個発生した。しかし，まさ土を使用した case3，case4
ではエアブローは発生しなかった。この結果から降雨強度

が強く水が浸透しやすい方がより多くの間隙空気を基礎

地盤に近い位置で圧縮し，エアブローが発生しやすくなる

ことが分かった。 
 

3.2 異なる豪雨強度時の法面変状の比較 
図 6 に各ケースにおけるレーザー変位計で計測した奥

行方向中央の堤体形状の経時変化を示す。図の横軸は 0 が

裏法尻，700 が表法肩を表す。豊浦砂を使用した case1，
case2 は法面の浸食が発生しており，時間の経過に伴い法

面の浸食箇所が徐々に法肩に近づくことが分かった。さら

に， case1 では法面中央まで浸食の起点が進展するまでに

実験開始から 120 分間を要しているが，case2 では裏法肩

まで崩壊の起点が進展するのに実験開始から 60 分間を要

 

図 4 水分量の経時変化：上から case1（降雨強度 30mm/h，豊浦

砂），case2（降雨強度 90mm/h，豊浦砂），case3（降雨強度

30mm/h，まさ土），case4（降雨強度 90mm/h，まさ土） 

 

図 5 実験で確認されたエアブロー現象：左図；case1（降雨強度

30mm/h，豊浦砂），右図；case2（降雨強度 90mm/h，豊浦砂） 
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していることから，降雨強度の違いによりすべりの進展速

度に大きな差が生まれることが分かる。また，case2 では

エアブローの発生時に堤体が大きく変状しているが，

case1 ではエアブローの発生時に大きな変化は見られない。

このことから豊浦砂においては法尻付近のエアブローの

発生は法面浸食を助長するが，法面中央のエアブローでは

あまり影響を受けない。つまり，実堤防においてもエアブ

ローが発生したとしても必ずしも堤体変状の危険が迫っ

ているわけではなく，エアブローの発生する場所により堤

体変状の危険性が変化することを明らかにした。また，ま

さ土を使用した case3，case4 では堤体形状の変化がほとん

ど見られない。そのため本実験においては，粒度分布が広

く透水係数の小さい堤体材料の場合，豪雨が堤体に作用し

た際の形状変化への耐久性が強くなることが分かった。 
 
4. まとめ 

 
 本研究では河川堤防堤体に豪雨が作用した際の浸透挙

動・変状のメカニズムを把握するために，降雨強度と堤体

材料を変化させた模型実験を行った。その結果，以下のよ

うな知見が得られた。 
1) 堤体材料の粒度分布が狭く，透水係数が大きく，さら

に降雨強度が強くなるほど堤体への水の浸透が早く

なり，より多くの間隙空気が基礎地盤に近い位置で

閉じ込められる。その結果，法尻に近い位置でエアブ

ローが発生しやすくなることを明らかにした。 
2) 豊浦砂においては，エアブローが法尻に近い位置で

発生するほど法面の崩壊を助長することを確認した。

そのため，エアブローにも個体差があり，法尻付近で

大量の空気が噴き出すエアブローは堤防決壊の危険

性を高めるが，法面中央のエアブローに関しては空

気が安全に抜けることで結果的に大きな被害につな

がることを抑制していることを明らかにした。 
今回の実験では一様な砂で堤体を作成しているため浸

食が法尻から徐々に崩壊することが確認された。しかし，

実堤防では法面の植生や表土の粘着力が生じることで，法

肩からまとまった気泡が一気に噴出するようなエアブロ

ーが発生することで，法肩を起点とした円弧すべりなどの

変状を引き起こす可能性が考えられる。そのため，今後は

さらに使用する堤体材料の種類を増やして実験を行う。さ

らに，植生などの法面の状況をより実堤防に近づけ，変状・

破壊モードに及ぼす影響について詳細に検討するととも

に，エアブローの発生箇所や個数，規模等によって堤体の

不安定化を抑制・助長させる条件について検討していく。 
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概   要

パイピングの危険性が高い基礎地盤特性については定性的に明らかにされてきた。しかし，多様な基礎地

盤特性や外水位条件下で，パイピングによって破堤に至る指標は未だ確立されていない。そこで，本研究

では外水位の高さに対する堤内側での漏水量に着目して模型実験を実施し，基礎地盤特性による違いを補

正した漏水量とパイピング進展度の関係からパイピング破壊に対する基礎地盤の耐力を定量的に把握する

ことを検討した。その結果，基礎地盤構造によって破壊挙動が異なること，および漏水開始時からパイピ

ング破壊に至るまでの累積漏水量には限界範囲が存在することが分かった。また，その限界範囲について

複層地盤は単一層地盤よりも 10 倍程度大きく，それは基礎地盤の弱体化に起因していることが示された。

今後は，模型実験や数値解析から漏水量の限界値の存在を明らかにし，実堤防にも適応できる定量的な指

標の一つとして確立することを目標としている。

キーワード：河川堤防，パイピング，単一層地盤，漏水量，耐力

1. はじめに

近年，河川水が透水性基礎地盤に浸透することで，堤内

において漏水や噴砂が発生する被災事例が増加している1)。

また，今後も気候変動に伴い豪雨の強度増加や長期化によ

って，高水位の外力が河川堤防に長時間作用することで堤

内地での漏水や噴砂の発生・継続を助長し，パイピング破

壊に至る危険性は高まっていくと考えられる。さらに，い

つ，どこで発生し，どの程度危険であるかを予め判別する

ことは困難であり，今後の浸透に対する効率的・効果的な

水防活動や河川堤防強化のためにもパイピングの照査精

度を向上させることは急務である。

河川堤防におけるパイピングの兆候である噴砂の発生

条件については定性的に把握できるようになってきた2)3)。

しかし，様々な基礎地盤特性や水位条件下でのパイピング

による破堤条件やその指標に関する研究は続いている。

そのような中，福岡ら4)5)によって堤防脆弱性指標 t*およ

び堤防基礎漏水指標 tb*と呼ばれる無次元量が検討され実

河川に応用されている。堤防脆弱性指標 t*は浸透流の支配

方程式である Richards の式を無次元化し，浸透流を支配す

る力学指標から導かれており，この値によって漏水，崩壊，

決壊のどのレベルの現象が生じるかを判別することがで

きる。つまり，浸透による破壊形態の判別方法であり，基

礎地盤内の水や土粒子が移動することによって生じるパ

イピング破壊は対象外としている。また，堤防基礎漏水指

標 tb*についても同様の考え方から導かれた漏水・噴砂に

対する指標であり，被害箇所の推定が可能となることが示

唆されている。これらの無次元量は土の特性を表す透水係

数や空隙率等のパラメータの組み合わせによる構成式で

あるため，あらゆる基礎地盤特性について適応可能である

と考えられる。

本論文では，上記の視点を鑑み，水の移動に対する土粒

子の移動，すなわち堤内側での漏水量に対するパイピング

進展の観点から，漏水発生時からパイピング破壊に至るま

での基礎地盤の損傷状態を観察し，パイピング破壊の危険

度を定量的に把握することを試みた。基礎地盤は複雑な構

造体であるが，単一層地盤に立ち戻り，基礎地盤材料を変

えて模型実験を実施し，検討した。

2. 実験概要

図 1 に簡易パイピング実験模型の概略図を，表 1 に実験

ケースを示す。基礎地盤について，単一層構造では珪砂 2

号，4 号，5 号，6 号，7 号を，複層構造では上層に珪砂 7
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号，下層に珪砂 2 号を用いて水中落下法で堆積させた。そ

の後，相対密度が 70%程度となるように締め固めた。堤体

については藤森粘土を使用し，含水比 20%で作成した。た

だし，堤体をアクリル板で拘束し，堤体の変状によるパイ

ピング進展への影響を無視している。各材料の透水係数は，

珪砂 2 号𝑘2=1.80×10-2(m/s)，珪砂 4 号𝑘4=1.10×10-3(m/s)，珪

砂 5 号𝑘5=7.50×10-4(m/s)，珪砂 6 号𝑘6=1.40×10-4(m/s)，珪砂

7 号𝑘7=1.40×10-5(m/s)，藤森粘土𝑘𝑐=3.00×10-8(m/s)である。

また，図 2 に各材料の粒度分布を，図 3 に水位条件である

平均動水勾配 i（水位差を堤体敷幅で除した量）の経時変

化を示す。行き止まり境界については，すべてのケースに

設置し，裏法尻から堤内側へ 200 mm 離れた位置とした。

本実験ケースでは，層構造（単一層あるいは複層），層厚

比（全層厚に対する上層厚の割合），基礎地盤材料（粒径

あるいは透水係数）の異なる条件下で実施し，堤内側での

漏水流量を計測した。実験は，パイピング破壊が生じた場

合に終了とした。

3. 実験結果と考察

3.1 単一層地盤の結果と考察

まず，単一層地盤におけるパイピング現象のメカニズム

を把握するため，パイピング進展度および漏水流量，累積

漏水量の挙動に着目し，パイピング破壊に対する基礎地盤

の耐力について検討した。ここで，基礎地盤の耐力につい

て，パイピング破壊に至るまでの外力である平均動水勾配

の継続時間と定義した。

(1) パイピング進展度の挙動

パイピング進展度とは，裏法尻からパイピング孔先端部

までの距離 lcを堤体敷幅 B=300 mmで除すことで定義され

（図 4 参照），堤体下でどの程度パイピング孔が進展して

いるかを定量的に示す指標である。なお，パイピング進展

度 0 は噴砂に伴う土粒子の流出によって裏法尻にゆるみ

が発生したことを，パイピング進展度 1.0 はパイピング孔

が貫通したことを意味している。図 5 に各ケースのパイピ

ング進展度の経時変化を示す。どのケースにおいてもパイ

ピング孔が貫通する直前まではパイピング孔の進展はほ

とんど見られなかった。しかし，貫通の際は超過外力に耐

え切れなくなった堤体と基礎地盤に隙間が生まれ，堤外側

から水が一気に流れ込むことで，基礎地盤全体が押し流さ

れるようにして破堤に至った。また，パイピング破壊のタ

イミングについては，case1（𝑘2=1.80×10-2 m/s）および case5

（𝑘7=1.40×10-5 m/s）に対して，case3（𝑘5=7.50×10-4 m/s）お

よび case4（𝑘6=1.40×10-4 m/s）の方が 20 分程度早く破堤し

た。そして，破堤時の平均動水勾配は case1（𝑘2=1.80×10-2 

m/s）および case5（𝑘7=1.40×10-5 m/s）では 1.00 程度，case3

図 1 実験模型概略図

表 1 実験ケース一覧

図 2 粒度分布

図 3 水位条件

図 4 パイピング進展度の定義
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（𝑘5=7.50×10-4 m/s）および case4（𝑘6=1.40×10-4 m/s）では

0.70 程度であった。これより，基礎地盤全体の透水性が極

端に高いあるいは低い場合でのパイピング破壊に対する

耐力よりも透水性が中間的な値（𝑘=1.40～7.50×10-4 m/s 程

度）である場合でのパイピング破壊に対する耐力の方が低

くなることが確認できる。つまり，基礎地盤全体の透水性

が中間的な値である方がパイピング破壊の危険性が高い

ことが分かった。

(2) 漏水流量の挙動

図 6 に各ケースの漏水流量の経時変化を示す。ここで，

漏水流量とは，1 秒間当たりの堤内側から流出する水の体

積を意味する。図 3 での各ケースの水位変化と比較すると，

全体の傾向として平均動水勾配が大きくなるにつれ，漏水

流量が増加し，その挙動は水位条件と同形状を示している

ことが分かる。また，基礎地盤の透水係数が大きいほど漏

水流量は大きくなる傾向を示すことも確認できる。つまり，

漏水流量は基礎地盤の状態を直接的に表していると言え

る。また，図 5 と比較すると漏水流量が極端に大きい（case1）

あるいは小さい（case5）値を示す場合にはパイピング孔の

貫通が起こりにくいことが分かった。漏水流量が極端に大

きい（case1）場合については，間隙が大きく水が通り抜け

るため，漏水流量が極端に小さい（case5）場合については，

土粒子を移動させるだけの流速に到達していないためだ

と考えられる。

(3) 累積漏水量の挙動

前項より，漏水流量は基礎地盤の状態に直結しているこ

とが確認できた。つまり，パイピング破壊は堤内側からの

漏水量が限界値に達することで引き起こされている可能

性がある。そこで，実験開始からパイピング破壊までの累

積漏水量を算出し，その経時変化を図 7 に示した。各ケー

スにおいて透水係数が異なるため，最大で 3 オーダー程度

の大きな違いが出ていると思われる。

(4) 無次元累積漏水量の挙動

福岡らの無次元量指標 4)による検討の方向性に倣い，累

積漏水量について透水係数および平均動水勾配による違

いを補正するため，(1)式に示すように経時漏水流量 q を各

ケースの透水係数 k および平均動水勾配 i，堤内側面積 A
で除したのち，実験開始からパイピング孔貫通までの時間

積分をした。その無次元量を無次元累積漏水量と定義し，

経時変化を図 8 に示した。

𝑄∗ = න
𝑞
𝑘𝑖𝐴

d𝑡 (1)

図 8 において無次元累積漏水量はすべてのケースで 2.0

～9.0×103の範囲に分布した。これより，無次元累積漏水

量には収束範囲が存在し，そこに到達した際にパイピング

破壊が生じていると考えられ，単一層地盤ではその範囲が

図 7 累積漏水量の経時変化（単一層）

図 8 無次元累積漏水量の経時変化（単一層）

図 5 パイピング進展度の経時変化（単一層）

図 6 漏水流量の経時変化（単一層）
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2.0～9.0×103であることが明確になった。

(5) パイピング進展度と無次元累積漏水量の挙動

基礎地盤の損傷具合を見るため，無次元累積漏水量に対

するパイピング進展度を図 9 に示す。これより，噴砂が裏

法尻に到達するタイミングおよびパイピング孔が貫通す

るタイミングのどちらの場合も無次元累積漏水量が 2.0～

9.0×103の範囲に分布していることが分かる。つまり，こ

の範囲がパイピングに対する単一層地盤の限界範囲であ

ることが分かった。

3.2 単一層地盤と複層地盤の比較

前節でのパイピング進展度，漏水流量，累積漏水量，無

次元累積漏水量の各量について複層地盤の実験ケース

（case6～8）においても算出し，単一層地盤と比較しなが

ら基礎地盤の耐力について検討した。ただし，基礎地盤の

耐力についても同様，パイピング破壊に至るまでの外力で

ある平均動水勾配の継続時間と定義している。

(1) パイピング進展度の挙動

図 10 に各ケースのパイピング進展度の経時変化を示す。

突発的に破堤に至った単一層地盤とは異なり，複層地盤で

は，パイピング孔が徐々に進展し破堤に至る様子が見られ

る。このメカニズムとして，まず下層が透水層であるため

水が浸透しやすくなり，行き止まり付近で漏水・噴砂が生

じる。そして，それによる基礎地盤の緩み領域が堤体側に

近づく。つまり，下層が高透水性である場合，基礎地盤内

に浸透する漏水量が増加し，その量が低透水層である上層

から抜け出そうとするため，それに伴う砂粒子の流出量が

増加する。このことは，単一層地盤は瞬間的な破壊挙動で

ある一方で，複層地盤は基礎地盤が徐々に弱体化し，破壊

に至るという疲労破壊のような挙動であることを示唆し

ており，層構造による破壊挙動の違いが明確になった。ま

た，パイピング破壊時の平均動水勾配について，case6～8

（複層地盤）のすべてのケースで実験開始 67 分時点での

0.87 であり，case2（𝑘4=1.10×10-3 m/s）と同様の値であっ

た。つまり，本実験での複層地盤（case6～8）は単一層地

盤において透水係数が極端に大きい（case1）あるいは小さ

い（case5）場合よりも基礎地盤の耐力は大きく，透水係数

が中間的な値の場合（case3，4）よりも耐力は小さいこと

が分かった。また，既報6)7)では基礎地盤の層厚比が小さい

ほどパイピング破壊の危険性が高いことが示されている

が，今回，それらの違いについてパイピング破壊時の平均

動水勾配からは確認できなかった。この理由として，超過

外力が考えられる。本実験では外水位の増加幅が大きく，

一度で平均動水勾配が 0.16 程度増加するように設定した。

複層地盤では徐々に弱体化する挙動を示すため，外水位の

増加幅を小さく設定し段階を踏むことで，層厚比による耐

力の差異が表れると考えている。

(2) 漏水流量の挙動

図 11 に各ケースの漏水流量の経時変化を示す。複層地

盤においても単一層地盤と同様に，平均動水勾配が大きく

なるにつれ，漏水流量が増加し，その挙動は水位条件と同

形状を示していることが分かる。また，透水層である下層

厚の割合が増加するにつれて，漏水流量が全体的に大きい

値を示している。つまり，複層構造における層厚比は漏水

流量に影響することが確認できる。また，パイピング破壊

のタイミングが同程度であった case2（𝑘4=1.10×10-3 m/s）

と case6～8（複層地盤）比較すると，すべてのケースで漏

水流量については小さい値を示した。

図 9 パイピング進展度と無次元累積漏水量（単一層）

図 10 パイピング進展度の経時変化（全ケース）

図 11 漏水流量の経時変化（全ケース）
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(3) 累積漏水量の挙動

図 12 に実験開始からパイピング破壊までの累積漏水量

の経時変化を示した。透水層の割合が大きいほど累積漏水

量も大きくなっていることが分かる。これは，図 11 にお

いて透水層の割合の増加に伴い漏水流量が大きくなって

いることに合致している。

(4) 無次元累積漏水量の挙動

単一層地盤の場合と同様に無次元累積漏水量の経時変

化を図 13 に示した。ただし，透水係数については模型実

験の基礎地盤を 1 次元浸透と考え，図 14 のように水平，

鉛直の地盤を仮定し，合成透水係数を算出した8)。case6～

8（複層地盤）における合成透水係数を表 1 に示した。case6

では𝑘𝑥=1.66×10-4 m/s であり，case4（𝑘6=1.40×10-4 m/s）の

場合と同程度である。すなわち，珪砂 7 号（上層，

𝑘7=1.40×10-5 m/s）と珪砂 2 号（下層，𝑘2=1.80×10-2 m/s）か

らなる複層地盤の層厚比（全層厚に対する上層厚の割合）

が 0.22（=20 mm/90 mm）の場合は，珪砂 6 号（𝑘6=1.40×10-

4 m/s）の単一層地盤と同程度の透水能力となることを示唆

している。しかし，図 13 において case4（𝑘6=1.40×10-4 m/s）

に対し，case6（𝑘𝑥=1.66×10-4 m/s）では，1 オーダー程度大

きいことが分かる。この理由として，先にも述べたように

単一層地盤と複層地盤では，破壊挙動が異なることが考え

られる。複層地盤では，基礎地盤が徐々に弱体化し，破壊

に至るという疲労破壊のような挙動であった。つまり，複

層地盤では下層からの水の浸透に伴い，上層の砂粒子が抜

けることで間隙が大きくなり，透水性が高くなったため元

の透水能力以上に漏水したと考えられる。したがって，図

14 のような水平，鉛直の地盤を仮定し算出した合成透水

係数では，ずれが生じると考えられる。また，複層地盤の

上層 20mm における透水係数は-5 乗オーダー，下層 70mm

は-2 乗オーダー，そしてその合成透水係数は-4 乗オーダー

であることから，このモデルでは上層である低透水層の基

礎地盤特性の方がより支配的になると考えられる。つまり，

上層の透水係数を大きく見積もることで層構造による無

次元累積漏水量の差を小さくし，一致させることが可能で

あると考えられる。

(5) パイピング進展度と無次元累積漏水量の挙動

図 15 に無次元累積漏水量に対するパイピング進展度を

示す。単一層地盤では，噴砂が裏法尻に到達するタイミン

グおよびパイピング孔が貫通するタイミングについて無

次元累積漏水量が 2.0～9.0×103 の範囲に分布している。

一方，複層地盤では噴砂が裏法尻に到達するタイミングは

1.5～2.0×104，パイピング孔が貫通するタイミングは 2.0

～3.0×104の範囲に分布し，収束範囲が被害レベルごとに

異なることが分かる。また，複層地盤における破壊挙動よ

図 12 累積漏水量の経時変化（全ケース）

図 13 無次元累積漏水量の経時変化（全ケース）

図 14 合成透水係数の算出方法

図 15 パイピング進展度と無次元累積漏水量（全ケース）
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り合成透水係数の算出が不適切であると考えられるため，

複層地盤は単一層地盤に対して 1 オーダー程度収束範囲

が大きいことが分かる。つまり，より支配的である上層の

透水係数を 10 倍大きく見積もることで層構造による無次

元累積漏水量の差を小さくし，収束範囲を一致させること

ができると考えられる。本実験ケースでは，8 種類の基礎

地盤構造のみの規則性にすぎないが，実際の基礎地盤はよ

り複雑であり，今後あらゆる基礎地盤特性を考慮し耐力を

評価するためには，この収束範囲を一致させることは重要

であると考える。

(6) 層構造による無次元累積漏水量の差異の補正

前項より無次元累積漏水量の値について，複層地盤では

単一層地盤に対して 1 オーダー程度大きくなっているこ

と，および上層である低透水層の基礎地盤特性の方がより

支配的になることが分かった。この差を補正するため，上

層の透水係数を 10 倍，すなわち珪砂 7 号の透水係数

（𝑘7=1.40×10-5 m/s）を𝑘7′=1.40×10-4 m/s に置き換えて，同

様の式（図 14 参照）で再度算出した。図 16 に層構造によ

る差異を補正した無次元累積漏水量に対するパイピング

進展度を示す。これより，層構造によらず，無次元累積漏

水量は 2.0～9.0×103 の範囲に収束することが分かった。

つまり，実際には上層である低透水層の透水性が下層であ

る透水層の影響で 10 倍程度に大きくなっており，それは

1) 前田健一，岡村未対，石原雅規，新清晃，上野俊幸，西村柾

哉，高辻理人，品川俊介，笹岡信吾：北川で繰返し発生した噴

砂による堤内・裏法尻箇所のゆるみ調査，河川技術論文集，第

25巻，pp535-540，2019.
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26巻，pp467-472，2020.

3) 西村柾哉，前田健一，高辻理人，牧洋平，泉典洋：実堤防の調

査結果に基づいた河川堤防のパイピング危険度の力学的点検フ

ローの提案，河川技術論文集，第25巻，pp499-504，2019.

4) 福岡捷二，田端幸輔：浸透流を支配する力学指標と堤防浸透破

壊の力学的相似条件―浸透流ナンバーSFn と堤防脆弱性指標

t*，土木学会論文集 B1（水工学），Vol.74，No.5，I_1435-

I_1440，2018.

パイピング孔が進展することで基礎地盤のパイピング破

壊に対する耐力が 1/10 倍程度に弱体化していることを意

味すると考えられる。

4. まとめ

本研究では，河川堤防における基礎地盤の損傷からパイ

ピング破壊の危険度を把握するために，基礎地盤構造およ

び材料を変えて簡易模型実験を実施した。その結果，以下

の知見が得られた。

1) 単一層地盤では，突発的な破壊モードであるのに対

し，複層地盤では徐々に弱体化し疲労するような破

壊モードであり，明確に異なることが分かった。そし

て，層構造によらず堤内側での漏水流量は基礎地盤

への透水による損傷状態を直接的に表すことも分か

った。これは河川水が浸透し堤体下での漏水と砂の

流亡によって基礎地盤が損傷することに起因してい

るためである。

2) 基礎地盤構造および材料特性による違いを補正した

無次元累積漏水量には，噴砂が裏法尻に到達する，お

よびパイピング破壊に至る限界範囲が存在すること

が分かった。単一層地盤では，どちらの被害レベルも

同様の範囲であったが，複層地盤では被害ごとに異

なる範囲を示した。

3) 複層構造における基礎地盤弱体化を考慮する場合，

上層である低透水層の透水能力が支配的であり，こ

の透水係数を 10 倍と見積もることで，無次元累積漏

水量の限界範囲は単一層地盤のものと一致すること

が分かった。

今後は，様々な基礎地盤特性や水位条件下での模型実験

や数値解析から無次元累積漏水量の限界範囲の存在を明

らかにし，複雑な実堤防にも統一して適応できる定量的な

指標の確立を目指す。
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図 16 パイピング進展度と無次元累積漏水量（複層補正）
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流れ盤地層境界面を有する切土斜面の安定性評価 
Stability evaluation of cut slope with dip slope stratum boundary 
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3 中部土質試験協同組合・技術部 
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概   要 
本論文では，豪雨時の地下水上昇による崩落を想定した流れ盤境界面を有する切土斜面の安定性評価を行

った。想定される崩壊メカニズムは，豪雨による地下水位の上昇によって有効応力が低下し，軟質化した

シルト層と砂層の境界において大規模すべりが発生するというものである。本論文では，現地で採取した

試料を用いて一面せん断試験による地山材料のせん断強度の評価を行うとともに，繰返し載荷一面せん断

試験の適用性についても検討した。さらに，2 次元有限要素解析によって崩壊事象をシミュレートすること

により試験結果の妥当性を考察した。その結果，定体積条件での単調載荷試験においては，砂層とシルト

層の境界面で大規模すべりが発生した事象を表す強度定数が得られた。また，繰返し載荷一面せん断試験

では，定体積条件の場合は一つの供試体で効率よく強度定数を求められることが示され，定圧条件では，

大変位すべりを説明する強度定数を得ることができた。 
 

キーワード：地すべり，一面せん断試験，繰返し載荷試験，数値解析 
 
 

1. はじめに 
 
近年，豪雨や地震を起因とする道路法面の崩落被害が

多発している。そこで本研究では，豪雨により崩落が懸

念される流れ盤地層境界面を有する切土斜面を対象と

して安定性評価を行った。対象とする地盤は，下から砂

礫層，シルト層，砂層の順に堆積しており，常時から地

下水が透水性の低いシルト層上部に滞留し，シルト層上

部は軟質化しているものとする。想定される崩壊メカニ

ズムは，豪雨による地下水位の上昇によって有効応力が

低下し，軟質化したシルト層と砂層の境界で大規模なす

べり崩壊が発生するものと考える。地すべりにおける比

較的深いすべり面でのせん断強度は，大きなせん断変形

を受けて残留状態に至った時点でのせん断強度である

残留強度あるいはそれに近いと考えられている 1)。本研

究事例における砂層とシルト層境界部あるいは軟質化

シルト層では，残留強度での評価が適切である可能性も

ある。 
以上より本論文では，まず，現地で採取した地山試料

を用いて実施した定体積単調載荷一面せん断試験結果

を示した上で，軟質化したシルト層と砂層の境界面なら

びに砂層，シルト層におけるせん断強度の評価を行う。

また，定体積および定圧条件下での繰返し載荷一面せん

断試験も実施し，繰返し載荷時のせん断強度ならびに繰

返し載荷試験自体の有効性についても検討を行う。その

後，PLAXIS2D（2 次元地盤解析ソフトウェア）によって

崩壊事象をシミュレートし，各種の条件下の一面せん断

試験から得られた強度定数の妥当性を考察する。 
 

2. 一面せん断試験 
 

2.1 試験装置 
図 1 に本研究で使用した一面せん断試験装置を示す。

垂直荷重および水平荷重は 1µm 単位で制御可能な高容

量メガトルクモーターを用いて載荷する。せん断中は上

部せん断箱を固定し，下部せん断箱を水平に移動するこ

とにより直接せん断しており，さらに垂直荷重載荷用メ

ガトルクモーターで垂直変位を固定することによって，

高精度の定体積せん断が可能となっている。図 2 に一面

せん断試験装置のせん断箱を分解した様子を示す。せん

断箱下部を組み立てた際，供試体底面にポーラスメタル

を取り付けているため，供試体飽和時に下方から注水す

ることが可能である。また，砂層とシルト層の境界面で

のせん断を確認するために，せん断箱前面の中央に透明

なアクリル板を設けている（図 3）。 
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2.2 試験方法 
想定すべり面は砂層とシルト層の境界面と考えられ

るが，本研究では，砂層内部，シルト層内部，砂層とシ

ルト層の境界面の3パターンのすべり面を再現した試験

を実施した。表 1 に試験条件を示す。砂の供試体は，現

地の乾燥密度となるよう3層に分けてせん断箱内に突き

固めて作製した。シルト供試体は，軟質化したシルト層

を模擬するために現地で採取した不攪乱試料を乱し，現

地の含水比に調節して練り返した試料をカッターリン

グに隙間なく充填し，成型したものをせん断箱内に設置

した。砂とシルトの境界を有する供試体（以下，砂・シ

ルト供試体と呼ぶ）は，シルトの圧密により，境界面で

せん断されなくなることを避けるため，現地の地層順と

は逆にシルト供試体を硬質な砂供試体の上に設置した。

供試体作製後，供試体を水浸条件下で所定の垂直応力で

圧密し，圧密終了後に単調載荷試験は定体積条件でせん

断速度 0.2mm/min，せん断変位 6mm に到達まで，繰返

し載荷試験の場合は，定体積，定圧ともにせん断速度

0.5mm/min，片振幅 3mm，繰返し回数 5 回に達するまで

せん断を行った。 
 
3. 試験結果 
 

3.1 単調載荷試験結果 
図 4，5 および 6 にそれぞれ，砂，シルトおよび砂・

シルト供試体の定体積単調載荷一面せん断試験による

応力経路，せん断応力～せん断変位関係を示す。砂供試

体では，すべての圧密応力において，せん断変位 1mm 以

下で変相することが確認され，変相後には塑性膨張を伴

う硬化挙動を示した。シルトならびに砂・シルト供試体

は，せん断初期にはせん断応力が鉛直に立ち上がる弾性

的な挙動が確認でき，せん断応力がピーク値に到達した

後には塑性圧縮を伴う軟化挙動を示した。砂・シルト供

試体の圧密応力 50kPa のみ過圧密な挙動を示した。 
表 2 に各試験から得られた強度定数を示す。有効応力

で整理したせん断抵抗角φ は，砂，砂・シルト，シルト

の順に小さく，逆に粘着力 c は砂の場合 0kPa，砂・シル

ト，シルトの順で大きい。図 7 に単調載荷試験から得ら

れた破壊規準線を纏めて示す。せん断抵抗角φ が最も大

きい砂でも，垂直応力0～20kPa付近の低垂直応力領域，

すなわち有効土被り圧 0～20kN/m2 に相当する範囲では，

せん断強度が最も小さくなることを示しており，これは

大規模崩壊前に砂法面表層に小規模崩壊が発生する可

能性を示唆している。切土の法勾配が 1 割 5 分程度（傾

斜 34°）であることから，法面に顕著な降雨浸透があっ

たり，地下水位が上昇したりすると，砂層表層や法先で

まず変状する可能性がある。一方，崩壊法面の砂層とシ

ルト層の境界までの最も深い位置で 12m 程度であった

ことから，垂直応力 25～150kPa で砂・シルト供試体の

せん断強度が最も小さくなる本試験結果から，砂・シル

ト境界層で大規模すべりが発生することも示唆される。

図 1 一面せん断試験機 

図 2 せん断箱 

図 3 せん断箱前面のアクリル板 

供試体 砂 シルト 
砂・シルト 

砂 シルト 

直径(mm) 60 

高さ(mm) 20 10 20 

湿潤密度(g/cm3) 1.73 1.81 1.73 1.81 

初期含水比(%) 12.5 42 12.5 42 

圧密時間 10 分 24 時間 

圧密応力(kPa) 50，100，150，200 

表 1 供試体ならびに試験条件 
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とから，またシルト層上部の厚さ数 cm の軟質化領域で 
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図 4 砂の定体積単調一面せん断試験結果 

図 5 シルトの定体積単調一面せん断試験結果 
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図 6 砂・シルトの定体積単調一面せん断試験結果 
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図 8 砂の定体積繰返し一面せん断試験結果 
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ただし，シルト供試体と砂・シルト供試体のせん断強度

は近い値であること，またシルト層上部の厚さ数 cm の

軟質化領域ですべりが発生する可能性もあるが，いずれ

にしても境界層付近である。 
 
3.2 繰返し載荷試験結果 

 図 8，9，10 にそれぞれの定体積繰返し一面せん断試

験結果を示す。なお，全て圧密応力 100kPa の結果であ

り，応力経路にはせん断応力が正となる押し側のピーク

値 5 点をプロットし，破壊規準線も引いている。砂の応

力経路に示すピーク値 5 点は，一直線に並び，せん断抵

抗角φ  は 34.9°と単調載荷試験の結果とほぼ同じ値と

なった。また，砂・シルト供試体でもピーク値は一直線

に並び，繰返し載荷試験から得られた強度定数は単調載

荷試験の結果と近い値を示した。これは繰返し載荷一面

供試体 

定体積 定圧 

単調載荷 繰返し載荷 繰返し 1 回目 繰返し 5 回目 

有効応力に基づく 
強度定数 圧密応力

(kPa) 
せん断抵抗角

φ  (°) 
粘着力
c(kPa)

せん断抵抗角
φ  (°) 

粘着力
c(kPa) 

せん断抵抗角
φ (°) 

粘着力
c(kPa)せん断抵抗角

φ  (°) 
粘着力
c(kPa) 

砂 36.2 0 
100 

34.9 0 38.1 0 43.1 0 
砂・シルト 19.4 8.9 21.4 10.9 8.4 27.1 6.7 17.5 

シルト 14.7 20.9 22.9 13.0 8.0 22.7 3.9 15.8 
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図 9 シルトの定体積繰返し一面せん断試験結果 

図 10 砂・シルトの定体積繰返し一面せん断試験結果 

表 2 各試験から得られた強度定数 

垂直応力 0～25kN/m2   
砂法面表層の有効 
土被り圧に相当 

垂直応力 25～150kN/m2  
砂・シルト境界付近の 
有効土被り圧に相当 
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図 7 単調載荷試験から得られた破壊基準線 

- 58 -



せん断試験によって，同様の強度定数が得られることを

示している。すなわち，少ない試料の量で効率よく強度

定数が求められることを示唆している。シルト供試体の

強度定数は，単調載荷一面せん断試験と比べて，せん断

抵抗角φ は増加し，粘着力 c は低下している。これは繰

返しせん断を受けることにより乱されたシルトが正規

圧密化し，過圧密性が失われたと考えられる。 
図 11，12，13 にそれぞれの定圧繰返し一面せん断試

験結果を示す。なお，せん断応力～せん断変位関係とせ

ん断応力～繰返し回数の図は，圧密応力 100kPa の結果

であり，応力経路には，圧密応力 50，100，150kPa の結

果と繰返し回数 1 回目と 5 回目のせん断応力が正となる

押し側のピーク値 3 点と破壊規準線を示している。砂の

応力経路に着目すると，せん断方向が逆転した直後に垂

直応力の低下が見られたが，最終的には所定の圧力に戻

っていることから問題ないと判断した。砂のせん断強度

は，繰返しせん断を重ねるごとに徐々に増加することが

確認でき，本論文には載せていないが，圧密応力 50，
150kPa も同様の傾向を示しており，繰返し回数 1 回目

と 5 回目のせん断抵抗角φ は 38.1°，43.1°となった。

一方，シルト，砂・シルト供試体では，繰返しせん断を

受け続けることによりせん断強度の低下が確認され，繰

返し回数 1 回目と 5 回目の強度定数に着目しても強度低

下は明らかである。これは，定圧繰返し一面せん断試験

によって，大変位すべり時の残留強度を評価できている

と考えている。 
定圧と定体積繰返し一面せん断試験から得られた強

度定数を比較すると，粘着力 cは定圧条件が大きくなり，

せん断抵抗角φ は定体積条件が大きい。定体積条件では，

繰返しせん断を受けることにより有効応力が低下し，せ

ん断強度も低下した。一方，定圧条件は繰返しせん断を

受けても，有効応力はほぼ一定でありながらせん断強度

の低下が確認できることから，大変位すべりを模擬する

には定圧条件が望ましい。 
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図 11 砂の定圧繰返し一面せん断試験結果 
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図 12 シルトの定圧繰返し一面せん断試験結果 

図 13 砂・シルトの定圧繰返し一面せん断試験結果 
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4. 数値解析 

 
4.1 解析概要 

各種の一面せん断試験において，軟質化したシルト層

と砂層の境界での各種条件下の強度定数が得られた。本

章では，2 次元有限要素解析で対象とする地盤の破壊形

態をシミュレートした。なお，解析には 2 次元 FEM 地

盤解析ソフトの PLAXIS 2D を用いた。 
解析モデルを図 14 に示す。地層順は現地と同様に下

から砂礫層，シルト層，砂層となっており，流れ盤境界

（6°）を有するよう設定し，砂層とシルト層の境界に

インターフェース要素を設置した。本解析では，砂礫層

は強固な地盤であると仮定し，弾性体とした。砂層，イ

ンターフェース，シルト層はモール・クーロンモデルを

使用した。各土層の解析パラメータを表3に示す。なお，

法先に砂層とは別の材料（補強材）を設置しているが，

これは地下水位を上昇させた際に，土被り圧の低い法先

付近のみが崩壊して計算不能になることを防ぐためで

ある。解析開始時の初期水頭は，左端に 5m，右端に 3m
を与え，この局面を初期フェーズとし，初期状態の重力

解析と定常浸透流解析を行った。その後，右端の水頭は

3m で保ちながら左端の水頭を 1m ずつ上昇するように

設定し，地下水位が上昇した際のせん断ひずみ，および

破壊点を把握するために塑性解析と定常浸透流解析を

並行して行った。水理境界条件は，解析断面底面を閉境

界，砂法面と地表面を浸出面に設定した。 

 
4.2 解析結果 

 図 15，16，17，18 に各 case の土構造が崩壊する直前

のせん断ひずみ分布ならびに破壊点分布を示す。インタ

ーフェースの粘着力 c は 1kPa，内部摩擦角φ は 10°と

設定した case1 では，砂層とシルト層の境界から砂層内

部にかけて大きなせん断ひずみが生じており，破壊点は

椅子型に近い形状が得られ，砂層とシルト層の境界です

べりが発生した。左端の水頭 14m で崩壊し，砂層とシル

ト層の左端の境界は解析モデル底面から 12m 程度あり，

境界層から数 m 程度地下水位が上昇し，流れ盤地層境

界を有する場合，大規模すべりにつながる危険性が高い

ことを示唆している。 
 インターフェースの粘着力 c と内部摩擦角φ をシルト

の定圧繰返し載荷一面せん断試験の繰返し5回目の値に

ほぼ等しい 15kPa，5°と設定した case2 では，左端 16m
まで水頭を上昇させた際に崩壊に至った。case1 とほぼ

同じ箇所でせん断ひずみと破壊点が確認され，地下水位

が上昇した際には，大規模すべりに進展する危険性が高

いと考えられる。これは case2 で用いたインターフェー

スの強度定数の場合，境界面ですべりやすい状況であっ

たことを示している。 
 一方，インターフェースの強度定数をシルトの定体積

単調載荷一面せん断試験から得られた値を用いた case3
では左端の水頭を上昇させても崩壊せず，補強材付近に

せん断ひずみが集中している様子が確認できた。境界層

より上まで地下水位が十分に上昇しても大規模すべり

図 14 解析モデル 

名称 砂層 シルト層 砂礫層 
インターフェース 

補強材 
case1 case2 case3 case4 

材料モデル モール・クーロン 線形弾性 モール・クーロン 

排水条件 排水 非排水 排水 排水 
不飽和単位体積重量 γunsat kN/m3 18 15 20 15 18 

飽和単位体積重量 γsat kN/m3 18 15 20 15 18 

弾性係数 E′ kN/m2 20000 30000 477100  30000 36700 

ポアソン比 ν′ 0.3 

インターフェースの剛性 
kn kN/m3  30000  

ks kN/m3  500  

粘着力 c kN/m2 2 1 15 21 9 30 

内部摩擦角 φ  ° 34.3 10 5 15 19 30 

ダイレタンシー角 ψ  ° 4.3 0 0 0 0 0 

非排水せん断強度 su kN/m2  60  

表 3 各土層の解析パラメータ 
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に進展しなかったため，シルトの定体積単調載荷一面せ

ん断試験から得られた強度定数は，インターフェースに

適用すると過大評価になることが示された。法先に集中

しているせん断ひずみは補強材が他の土層より粘着力 c
が大きく，砂層を堰き止めているために発生したと考え

ている。 
 最後に砂・シルトの定体積単調載荷一面せん断試験か

ら得られた強度定数をインターフェースに適用した

case4 では，左端の水頭 20m まで上昇させたときに崩壊

に至った。case1 のせん断ひずみと破壊点が生じた場所

が類似しており，砂・シルトの強度定数をインターフェ

ースに用いると地下水位が十分に上昇した際には大規

模すべりに進展する危険性が高いことを示唆している。

法先にせん断ひずみが集中している要因は，case3 と同

じであると考えており，今後も検討する予定である。 
 
5. まとめ 

 
本論文では，被災箇所で採取した試料を用いて一面せ

ん断試験を実施し，地山材料のせん断強度を明らかにし

た上で，2 次元有限要素解析により試験結果の妥当性を

検討したものである。本研究から得られた結論は以下の

通りである。 
定体積単調載荷一面せん断試験では，軟質化したシル

ト層と砂層の境界面で大規模すべり崩壊が発生する事

象を示す強度定数が得られた。また，有効土被り圧 25～

図 15 case1 のせん断ひずみと破壊点分布（境界層に十分に小さいせん断強度を適用） 

図 16 case2 のせん断ひずみと破壊点分布（境界層にシルトの定圧繰返しせん断強度を適用） 

図 17 case3 のせん断ひずみと破壊点分布（境界層にシルトの定体積せん断強度を適用） 

図 18 case4 のせん断ひずみと破壊点分布（境界層に砂・シルトの定体積せん断強度を適用） 
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150kN/m2 に相当する領域における境界面のせん断強度

が最も小さくなり，崩壊事象と類似することが示された。

なお，地下水位が上昇し飽和した際には 1 割 5 分程度の

切土でも砂層が変状する可能性がある。定体積繰返し載

荷一面せん断試験では，砂ならびに砂・シルト供試体で

は単調載荷試験の強度定数と近い値を示し，一つの供試

体で効率よく強度定数を求められることが示された。定

圧繰返し載荷一面せん断試験からは，シルトならびに

砂・シルト供試体は繰返しせん断を受け続けたことによ

りせん断強度の低下が確認され，大変位すべりを模擬で

きたことが示された。 
2 次元有限要素解析より case1，2 より砂層とシルト層

の境界面から地下水位が数 m 上昇し，流れ盤地層境界

を有する際，大規模すべりに進展する危険性が高いこと

が示唆された。case3 は地下水位を十分に上昇させても

インターフェースの強度定数が大きいため崩壊に至ら

なかったことが示された。

  一方，case4 は地下水位が十分に上昇し，流れ盤地層

境界を有すると大規模崩壊に進展することが示された。

今後は，インターフェースのパラメータと法先に生じる

せん断ひずみ，境界条件についてさらに検討する予定で

ある。 
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人造石工法で建造された百々貯木場の写真測量調査と強度測定について 

Photogrammetric Survey and Strength Measurement of  

Doudo Lumberyard Constructed with Artificial Stone 
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概   要 

百々貯木場は河川を利用した木材輸送の中継施設である。河川中流域に建造された水中貯木場としては日

本で唯一残る土木遺産であり，豊田市有形文化財にも認定されている。この貯木場は，人造石工法と称さ

れる，たたきと割石を組み合わせた土木工法で造られている。人造石は，水に対する耐久性の高さや環境

面から，近年再注目されているが，貯木場は建造から 100 年以上経過しており，その維持管理が問題であ

る。このような遺産の修復・保全を考慮する際，はじめに行うのが記録調査である。本研究では，UAVを

用いた空中写真測量により記録活動を行い，古文書とも呼べる大正期の設計記録との比較を行った。また，

遺産保全という観点からは，劣化による強度低下が大きな問題となる。そこで，たたきが露出している部

分に対し，針貫入試験を用いて一軸圧縮強度の推定も行った。その結果，百々貯木場は比較的良好な状態

であるが，想定され得る強度より低い場所もあり，材料の劣化が進んでいると考えられる。 

 

キーワード：人造石，たたき，UAV，針貫入試験，土木遺産 

 

 

1. はじめに 

 

 我が国における歴史的遺産や埋没文化財には，軟岩な

どの石材を使用しているケースが多い。これらのいわゆ

る石材文化財の多くが，建設されて数十年から数百年の

間に，自然現象による風化・劣化が原因の損傷を受けて

いる。文化財というと考古学の問題と捉えがちであるが，

石材で構成される文化財に土木工学が果たす役割は非

常に大きいと考えられている 1)。 

 鉄筋コンクリートが普及する以前の明治期から大正

期にかけて，土木分野を中心とする工事に使用された工

法として「人造石工法」が挙げられる 2)。愛知県出身の

服部長七が考案し，練土と割石を組み合わせた土木工法

である。割石を使うため，石造構造物の一種であると言

える。練土の材料にはまさ土が使われていたため，その

母岩である花崗岩が広く分布する中部地方や中国地方

を中心に施工が行われた。広島県広島市の宇品築港

（1884年着工），三重県四日市市の潮吹き防波堤（1894

年竣工），愛知県豊田市の明治用水旧頭首工（1909年竣

工）同市の百々貯木場（1918年竣工）が代表例として挙

げられる 2) ~ 4)。 

 遺産の歴史学的な調査及び修復・保全を考慮する際，

はじめに行うのが対象となる構造物の記録活動

（documentation）である。この記録を基に，修復に用い

る材料強度などの物性を把握し，長期的な修復プランを

作成することが重要である。本論では，大正期に建造さ

れた百々（どうど）貯木場を対象として，画像計測技術

である空中写真測量を用いた三次元記録活動について

報告する。作成した三次元記録から，距離や面積の計測

が可能であり，大正期の設計記録との比較を行い，現在

の状況把握を試みた。さらに，遺産保全という観点から

は，劣化による強度の低下が大きな問題となる。そこで

針貫入試験を用いて，現地で練土の一軸圧縮強度の推定

を行い，想定され得る強度との比較による劣化状態の評

価を試みた。 

 

2. 百々貯木場の概要 

 

 百々貯木場は，河川を利用した木材輸送の中継施設で

あり，愛知県豊田市を南北に流れる矢作川の中流域に現

存する（図 1）5)。貯木場の全容を図 2に示す。1918年

に建造され，長さ約 130 m，幅約 60 m，深さ約 10 mの

貯木場である。河川中流域に建造された水中貯木場とし

ては，日本で唯一残る遺産構造物である。この貯木場内

で把握することができる施設は，貯水池，突堤，樋門，

堤防，製材所跡である（図 3）5)。1929年に貯木場から

約 2 km 上流に越戸（こしど）ダムが建設されたことで

木材の輸送に支障をきたし，1930年に使用停止となった

（図 1）。貯木場は使用されずに放置され，河川から土

砂などが流入し，半ば埋没状態であった。その後，1988
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年から 1993 年にかけて豊田市教育委員会による発掘作

業が行われるとともに，傷んでいた擁壁などの補修が行

われた。また，豊田市教育委員会は 1997 年に旧所有者

から用地を取得し，貯木場跡を市指定の有形文化財（建

造物）に指定した 6)。さらに，2008年には土木学会選奨

土木遺産にも認定されている。 

 百々貯木場の主要施設は，人造石工法で造られている。

人造石とは「たたき」の練土と割石（主に花崗岩）を組

み合わせたものである。たたきとは，消石灰にまさ土を

混ぜ，井戸水やにがりを加えた練土を作り，締め固めた

ものである。人造石の外観上の特徴（図 4）2)として， 

 割石と割石が離れている。 

 割石と割石の間の目地にはたたきが充填されてい

る。 

 目地表面には目塗り（セメントで表面を 1 cm 程度

保護）と称される作業が行われている。 

 などが挙げられる。目塗りを行うことで，表層からの

風化，侵食を防ぐことができる。内部にあるたたきはセ

メントで覆われているため直接確認は難しく，内部状況

を把握することが困難である。 

 

3. UAVを用いた百々貯木場の写真測量調査 

 

3.1 三次元モデルの作成手順 

 現地での撮影は，植生の影響を比較的受けにくい 2021

年 1 月中旬に行った。今回使用した UAV（Unmanned 

Aerial Vehicle）は，DJI社製の Phantom4 Pro＋ V2.0であ

る。搭載されているカメラは，1インチ CMOSセンサー

で解像度 2,000万画素，レンズの焦点距離 Cは，8.8 mm

（分解能：δCCD = 0.0024 mm）である。撮影は，手動によ

る操縦で行い，解像度が一定になるように撮影高度 Hを

30 m とした。したがって地上解像度 σXY は次式より約

8.2 mmとなった。 

𝜎𝑋𝑌 =
𝐻

𝐶
× 𝛿𝐶𝐶𝐷 (1) 

 撮影枚数は約 260枚であり，鉛直下方向ならびに斜め

下方向への撮影を行った。写真撮影時にカメラ位置を精

密に測定するには特別な装置が必要である。そこで標定

点と呼ばれる座標が既知のポイントを貯木場内に設置

し，撮影時に対象物とともに写し込む。これらの標定点

（30 × 30 cm）を 12点設置し，貯木場内にある基準点を

利用してトータルステーション（TS）で地上測量した。 

百々貯木場

越戸ダム

矢作川

N

愛知県

豊田市

図 1 百々貯木場の位置図（地理院タイルに加筆） 図 2 南側からの百々貯木場の全容（2021 年 10 月撮影） 

矢作川

a：貯水池
b：突堤
c：樋門
d：堤防
e：製材所跡

図 3 百々貯木場の平面図（2001年豊田市作成5）に加筆） 

割石と割石が
離れている

表層をセメント
で保護た

た
き

（
練
土
）

セ
メ
ン
ト

断面図

内部 外部

図 4 人造石の外観上の特徴（左上：断面図） 
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 撮影した空中写真から三次元モデルを作成するため，

SfM/MVS（Structure from Motion/Multi View Stereo）解析

ソフトである Agisoft 社製の Metashape を使用した。は

じめに，解析ソフトに空中写真を取り込み，重なり合っ

た写真の特徴をマッチングしてできる三次元の点の集

合体（ポイントクラウド）を作成する。ポイントクラウ

ドから共線条件に基づき点群の三次元座標を求め，カメ

ラ位置を復元する。この際に標定点の位置座標も利用し，

世界測地系の座標としてカメラ位置の座標を取得する。

この作業は，最小二乗法を用いたバンドル調整によって

実行される。これらを基に，高密度な点群を作成し，三

次元形状の復元を行う。最後に点群を基にメッシュを作

成し，三次元モデルの質感を表現するためテクスチャ

（撮影写真）を貼り付け，三次元モデルが完成する（図 

5）。作成した三次元モデルを QGISに読み込ませ，各施

設の距離や面積を測定した。なお，バンドル計算時にお

ける標定点の平均二乗誤差は，約 0.015 mとなった。 

 

3.2 測量成果との比較 

 今回測定した施設は，貯木場内にある突堤，樋門，貯

水池とした。設計記録（古文書）と調査結果（UAV測量）

を比較した結果を表 1 ~ 3に示す。比較した結果，主要

施設に若干の違いを確認できた。突堤の高さは，調査結

果と比べ設計記録の方が 0.3 ~ 0.6 m 程度高くなった。こ

れは池床に堆積物が 0.5 m 程度あるのが影響しており，

写真測量では把握困難である。同様に，突堤の幅に数十

センチの違いが確認できた。しかし，各突堤の幅はほぼ

一定であることから，建設中に設計変更が行われたと考

えられる。突堤は建設作業の終盤に行われており，作業

用の道としては十分な幅を確保していると推察できる。

その他の施設については，0.1 m 以下の違いが確認され

る程度で，大きな変化や損傷はないと考えられる。これ

らの結果から，百々貯木場には大きな劣化がみられず，

現在でも良好な状態を保っていると考えられる。 

 

4. 軟岩ペネトロ計を用いた針貫入試験による一

軸圧縮強度の推定 

 

 遺産の劣化・風化として強度の低下が大きな問題とな 

 

表 1 突堤の比較（単位：m） 

 
設計記録 調査結果 

高さ 長さ 幅 高さ 長さ 幅 

東側 1 2.1 18.2 1.8 1.7 18.1 1.4 

東側 2 2.1 7.6 1.8 1.7 7.5 1.4 

西側 2.1 18.2 1.8 1.8 18 1.4 

南側 2.1 10 1.8 1.5 10 1.6 

北側 1 2.1 18.2 1.8 1.7 18 1.5 

北側 2 2.1 10.9 1.8 1.8 10.5 1.5 

 

表 2 樋門の比較（単位：m） 

 設計記録 調査結果 

高さ 4.3 4.3 

長さ 4.6 4.5 

幅 4.6 4.5 

 

表 3 貯水池の比較 

 設計記録 調査結果 

周囲の長さ (m) 237 2373 

面積 (m2) 3,590 3,530 

 

る。百々貯木場は文化財に認定されているため，掘削や

削孔といった形状の変化を伴う調査は難しい。そこで本

調査では，非破壊試験法の一つである針貫入試験機を採

用した。 

 

4.1 針貫入試験の概要 

 本試験は，地盤工学会に規定されている JGS3431-

20127)に基づき試験を行った。使用した試験機は丸東製

作所製軟岩ペネトロ計 SH-70である。試験機は，もめん

針（太さ：0.84 mm）を測定対象に貫入させ，貫入量 10 

mmのときの貫入荷重，もしくは貫入荷重 100 Nに達し

たときの貫入量を測定する。測定した値より，針貫入勾

配 Np (N/mm)（貫入荷重 P (N)／貫入量 L (mm)）を計算

する。得られた針貫入勾配により，一軸圧縮強度 qu 

(N/mm2)を次式から計算できる 7)。 

 

𝐿𝑜𝑔𝑞𝑢 = 𝛼𝑙𝑜𝑔𝑁𝑝 + 𝛽 (2) 

N

ab

b

b

c d

e

a：貯水池 b：突堤 c：樋門
d：堤防 e：製材所跡

図 6の位置

図 5 東側からみた百々貯木場の鳥観図 
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 ここでは，α=0.978，β=2.621（相関関係 0.914）の値を

利用した 8)。 

 

4.2 測定方法及び測定場所 

 2022年 5月に針貫入試験を行った。調査場所は，貯木

場内にある製材所跡の側面部とした。人造石は 2章で述

べたように表面をセメントで保護してある。そのため，

人造石の重要な構成要素である，たたきが露出している

部分に針を貫入させて試験を行った。製材所跡は，かつ

て木材を加工する場として使用されていた。たたきが露

出している部分には木材の流出防止のため，門が設置さ

れていたと思われる。そのため，建造時も目塗りは施さ

れていなかったと考えられる。調査場所は 4か所とした

（図 6 左）。各調査場所は，高さ約 2 mで幅が約 20 cm

程度の範囲でたたきが露出している（図 6右）。そこで，

地表面から鉛直方向に 10 cm 間隔で貫入試験を実施し

た。各ポイントで 3回測定して，平均をとり，式(2)より

一軸圧縮強度に換算した（図 7）。 

 

4.3 測定結果 

 以下，針貫入試験から換算した一軸圧縮強度を換算一

軸圧縮強度と表記する。 

 図 7 より，地点 1，2における平均換算一軸圧縮強度

は 1.18 N/mm2，1.00 N/mm2となり，地点 3，4では 0.85 

N/mm2，0.75 N/mm2であった。現存する人造石構造物か

ら採取した試験片サンプルを用いた圧縮試験より 2)，た

たきの圧縮強度は 1 ~ 2 N/mm2程度と推定されている。

地点 3，4は地点 1，2より強度が低く，既存研究と比較

しても明らかに低くいことから材料の劣化が進んでい

ると考えられる。地点 3，4 の後方には畑があることか

ら水が供給されやすい。さらに北向きに面していること

から，表面が乾きにくいことで植生が繁茂しやすく，劣

化が進みやすい環境下であることが原因と考えられる。 

 

5. まとめ 

 

 本研究では，愛知県豊田市に現存する百々貯木場を対

象に現状の記録活動及びたたきの強度測定を行った。は

じめに，UAVを用いた記録活動により，貯木場全域の劣

化状況を確認できた。その結果，突堤の高さと幅に数十

cm 程度の差がみられた。高さについては写真測量で把

握できない池床の堆積物が影響しており，幅については

建設中の設計変更が行われたと考えられるため，劣化に

よる影響ではない。そのほかの施設についても 0.1 m 以

下の違いが確認されたが，大きな変化はみられなかった。

よって，建造から 100年以上経過した現在でも良好な状

態を保っていると言える。次に，針貫入試験による一軸

圧縮強度の推定を行った。測定結果より，想定され得る

強度より低い部分があり，植生などによって劣化が進行

していることが明らかになった。今後の展望として，記

録活動では，百々貯木場で実施した別時期の測量成果を

用いて，さらに詳細な現況把握を行っていく。たたきに

ついては，強度以外の物性にも着目し，百々貯木場の劣

化状況について総合的に明らかにしていく所存である。 
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間隙水のダイナミクスを考慮した弾塑性解析による 
飽和地盤の不安定化現象の数値解析 

Numerical analysis on instability phenomena of saturated soil 
with elasto-plastic analysis considering pore water dynamics 

 
 

豊田智大 1，野田利弘 2，佐竹孝曜 3 
 
1 名古屋大学大学院・工学研究科・toyoda@civil.nagoya-u.ac.jp 
2 名古屋大学大学院・工学研究科 
3 中部電力 

 

概   要 
著者らは間隙水の相対加速度を考慮可能な u-w-p formulation に基づく水～土連成解析手法を開発してきた。

本稿では，同手法の地盤の不安定化問題に対する有用性を以下の 2 つの点から示した。1) u-w-p formulation
に基づく弾塑性有限変形解析手法を飽和地盤の不安定化問題（砂地盤～盛土系の地震外力による液状化問

題，鉛直動水勾配作用下でのボイリング問題）に対して適用し，平均有効応力減少に伴い地盤が不安定化

する条件下でも破綻することなく計算を継続できることを示した。2) 時空間離散化した u-w-p formulation
の支配方程式および時間積分公式より構築した連立漸化式の数値安定性をスペクトル半径を用いて評価し，

同手法の数値安定性が透水係数や時間刻み幅によらず，また u-p formulation（間隙水の静的浸透を仮定する

手法）の適用不能域においても保証されることを，より一般性の高い形で示した。 
 

キーワード：水～土連成，Full formulation，不安定化，液状化，ボイリング 
 

1. はじめに 
 
液状化やボイリングのような，有効応力低下に伴い地盤

の剛性が次第に喪失する現象や，すべり破壊，動的座屈と

いった不安定化問題を対象に時刻歴解析を行う場合，不安

定化に伴い step 毎の変位増分が次第に増加してゆくため，

十分な時間積分の精度を維持するためには，時間刻み幅 Δt
を小さくしてゆく必要がある。 
時間刻み幅 Δt の設定に関する要請として代表的なもの

には，双曲型方程式の陽解法における CFL 条件 1)（実波速

を c，格子幅を Δx として，Δx/Δt > c で与えられる数値安

定条件）があり，これは Δt に関する数値解析上の上限を

与える。一方，u-p formulation（以下，u-p と記す）に基づ

く水～土連成解析においては，時間離散化された水～土骨

格連成式において物理的不合理を生じないための条件（γθ1

基準 2)，透水係数～時間刻み幅比 k/Δt の上限を与える，k/Δt 
< a）を満足する必要があり，こちらは，ある透水係数 k に

対して Δt の下限を与える。この Δt の下限の存在により，

u-p では不安定化問題の解析時に Δt を下げてゆくと数値

不安定を生じ，計算継続が困難となる。 
これに対し，著者らは間隙水の相対加速度および相対移

流を考慮した u-w-p formulation（以下，u-w-p と記す）に基

づく水～土骨格連成弾塑性有限変形解析手法を開発し，主

として高透水性土の連成問題において，同手法により u-p
の適用限界が克服可能であることを，いくつかの計算事例

を通して示してきた 3)。本稿では，1) u-p では Δt の下限に

より計算継続不能に陥るような飽和地盤の不安定化問題

（砂地盤～盛土系の地震外力による液状化問題，鉛直動水

勾配作用下でのボイリング問題）について，u-w-p であれ

ば難なく解けることを確認し，不安定化問題の解析手法と

しての u-w-p の有用性を示す。また，数値安定性に関連す

る話題として，2) u-p において透水係数を大きく／時間刻

み幅を小さくしたときの不安定性はあくまで支配方程式

を時間離散化した際に生じる数値的なものであって，u-p
の方程式系が本質的に有する不安定性ではない（理論解は

発散しない）ことを示すとともに，u-p の不安定域におい

てもu-w-pであれば数値安定性が保証されていることをス

ペクトル半径の観点から示す。 
 

2. 砂地盤～盛土系の地震応答解析 
 

2.1 遠心模型実験の概要 
解析条件は，国土技術研究センターによる模型実験 4)を

参照して与える。同実験は，剛土槽内に作成した砂地盤～

盛土系の模型（図 1）を 50G の遠心場で加振するものであ

る。 
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2.2 境界条件および材料定数 
図 2 の一次元モデル（1D，基礎地盤のみ）および二次元

モデル（2D，基礎地盤＋盛土）に対し，u-p および u-w-p
で解析を行った。いずれも実規模解析である。入力波とし

て，模型底面において図 3 の水平加速度を与える。簡単の

ため，構成材料は全域で飽和江戸崎砂とした。弾塑性構成

式として SYS Cam-clay model を用い，その材料定数を表 1
のとおり与えた。江戸崎砂の透水係数は 1.7~3.9×10-3 cm/s
であるが，模型実験では間隙流体を「水」としたため，実

地盤の透水係数に換算すると 0.85~1.95×10-1 cm/s（高透水

性）となる。そこで本研究では，3種類の透水係数①1.95×10-

2 cm/s，②9.75×10-2 cm/s，③1.95×10-1 cm/s に対し解析を行

った。解析初期の Δt は 1.25×10-3 sec で統一したが，液状

化による不安定化に伴い，陰的計算を収束させるためには，

解析中に Δt をより小さい値に変更してゆく必要がある。

このとき，Δt の低下に伴い，解析条件はスペクトル半径か

ら求めた u-p の不安定域（4.で後述）に漸近してゆくこと

となる。とくに，透水係数の大きい③では，解析初期の Δt
に対しても数値不安定となる。 

 
2.3 一次元地震応答解析 

解析結果として，下端要素での平均有効応力～時間関係

および中央深さの要素での応力経路を図 4 に示す。①では，

u-p でも数値不安定を生じることなく解き切ることができ，

その解は u-w-p と一致したが，②では u-p 解と u-w-p 解が

一致せず，とくに u-p 解（23sec 以降）においては，等体

積条件下で正の過剰水圧の発生が解かれたにもかかわら

ず平均有効応力は増大する結果となった。これは，静的浸

透仮定の破綻により生じた不合理な物理現象 2)である。③

では，初期 Δt に対しても u-p による計算は全く実行でき

ず， u-w-p によってのみ計算を継続できた。 
 
 

 

2.4 二次元地震応答解析 
紙幅の都合上，③の透水係数に対するu-w-p解に限定し，

その概略を示す。盛土から離れた図 5 の点 A においては

一次元と同様の有効応力低下が解かれたのに対し，盛土直

下の点 B では，せん断作用下での下部地盤からの水の供給

により，限界状態線上側での軟化挙動が解かれた。また，

基礎地盤における有効応力減少のほか，土骨格加速度に対 
 

 

表 1 材料定数（江戸崎砂） 
物性値 

土粒子密度 ρs (g/cm3) 2.65
透水係数 k (cm/s) Case 毎 

弾塑性パラメータ 
圧縮指数  λ෨ 0.050
膨潤指数 κ 0.012 
限界状態定数 M 1.00 
正規圧密線の切片 N 1.98 
ポアソン比 ν 0.30 

発展則パラメータ 
正規圧密土化指数 m 0.060
構造劣化指数 a 1.00 
回転硬化指数 br 3.50 
回転硬化限界定数 mb 0.90 

初期条件 
初期過圧密比 1/R0 分布

初期構造の程度 1/R0* 2.00 
初期土圧係数 K0 0.60 
初期間隙比 e0 0.90 

 
図 1 遠心模型実験のモデル 4) 

 

 

図 2 有限要素メッシュ（地震応答解析） 

 

 

図 3 入力不規則波 

 

  
① k = 1.95×10-2 cm/s 

  
② k = 1.95×10-2 cm/s 

  
③ k = 1.95×10-2 cm/s 

図 4 有効応力～時間関係（左）と要素挙動（右） 

13 m

5 m
1D 2D

CL
Atmospheric
Undrained

※計算は全断面で実施
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して無視できない間隙水相対加速度の発生や透水性の高

さに起因した流線の乱れも確認された。 
 

3. 飽和弾塑性地盤の鉛直浸透力によるボイリング

解析 
 
3.1 一次元ボイリング解析 
次に，u-w-p による一次元飽和地盤のボイリング解析に

ついて述べる。解析には，図 6 に示す有限要素メッシュを

用いる。水理境界条件について，上端を大気圧境界条件と

し，下端における全水頭を静水圧から一定の割合で増加さ

せる（dh/dt = 1cm/s）ことで，鉛直上向きの動水勾配を与

えた。構成材料は均質な弾塑性材料とし，SYS Cam-clay 
model の材料定数および初期状態は，非常に密な状態にあ

る三河珪砂 6 号の値を参照し，表 2 のとおり設定した。 
解析結果として，メッシュの変形と流速分布の推移を図

7 に，下端要素の要素挙動を図 8 にそれぞれ示す。図 7 に

おいて，解析初期には一様流速の発生が解かれたが，下端

要素で平均有効応力がゼロに近づくと（図 8 の点 C，およ

そ 60sec 時点），その後は剛性を失った下端要素のみで吸

水膨張が進行し，地盤全域でのボイリングは解かれなかっ

た。そこで，透水係数の間隙比依存モデル（e ∝ logk）を

導入したところ，図 9 のような不安定化後の挙動，すなわ

ち，地盤全域で比体積の増減を繰り返し，地表面がボコボ

コと振動する様子を解くことができた。これは，ある要素

で体積膨張が先行しても，その要素の透水係数が体積膨張

に応じて周辺要素より大きくなることで，その要素での損

失水頭は周囲に較べて相対的に小さくなり，逆に周辺要素

での局所動水勾配は相対的に増加して，結果的に地盤全体

で連鎖的にボイリングを生じることによる。なお，（今回

与えた水位上昇速度に対しては）平均有効応力がゼロに近 
 

  

表 2 材料定数（三河珪砂 6 号） 
物性値 

土粒子密度 ρs (g/cm3) 2.65
透水係数 k (cm/s) 1.5×10-1 
透水係数変化率 de/d(lnk)※ 0.01 

弾塑性パラメータ 
圧縮指数  λ෨ 0.050
膨潤指数 κ 0.012 
限界状態定数 M 1.00 
正規圧密線の切片 N 1.98 
ポアソン比 ν 0.30 

発展則パラメータ 
正規圧密土化指数 m 0.060
構造劣化指数 a 2.20 
回転硬化指数 br 0.00 

初期条件 
初期過圧密比 1/R0 分布

初期構造の程度 1/R0* 1.26 
初期土圧係数 K0 0.956 
初期間隙比 e0 0.970 

※ 透水係数の間隙比依存モデル使用時 

 
図 5 平均有効応力（最大加速度到達時） 

 

 
図 6 一次元メッシュ（一次元ボイリング解析） 

 

 
図 7 相対平均流速分布（透水係数一定） 

 

 

図 8 下端要素の要素挙動（透水係数一定） 
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づくまでの過程は u-p でも解くことが可能であったが，そ

の後の不安定挙動はu-w-pによってのみ解くことができた。 
ここでの u-p の破綻は，平均有効応力喪失後の不安定挙

動の追跡には非常に小さいΔtを設定することが要求され，

また，透水係数の間隙比依存モデル採用時には透水係数も

体積膨張に伴い増大することによる。 
 
3.2 二次元ボイリング解析 
図 10 に示す(a)地盤下部に高透水層を有し，上部層厚の

薄い中央部で局所動水勾配が最大となる模型 A と，(b)堤
体まわりに二次元浸透場を生じる模型 B に対し u-w-p で

解析を行った。弾塑性定数および全水頭を与える境界での

全水頭増加率は一次元解析に準拠した。 
解析結果を図 11 よび図 12 に示す。模型 A では図 11(a)

のような模型中央部での比体積増減に伴う地表面振動や

(b)のような流速集中が，模型 B では，図 12 のような動的

浸透に起因した流線の乱れが解かれた。 
なお，一次元解析および二次元解析（模型 A）では解が

非対称となったが，これは数値誤差の影響で不安定化時に

解が非対称モードに分岐したためであると考えている。 
 

4. スペクトル半径を用いた u-p/u-w-p の数値安定性

の評価 
 
本章では，離散化した u-p および u-w-p の支配方程式よ

り連立漸化式を構築し，その安定性をマトリクスのスペク

トル半径を用いて評価した。特に，u-w-p により水～土連

成計算の実行可能域の拡大（u-p 適用限界の克服）が可能

であることを示すとともに，従来より u-p 適用可否判別に

用いられてきた γθ1 基準 2)の例外についても指摘する。本

章では，種々の非線形性（弾塑性，有限変形，相対移流項）

を無視した上で系の数値安定性を議論するが，これは本章

で着目する不安定性があくまでu-p定式化に由来する不安

定性であり，上記の非線形性に由来する不安定性（材料軟

化，分岐など）は対象外とするためである。また，ここで

は方程式を一次元化した上でその数値安定性を評価する

が，実は多次元問題に対して安定性を評価しても一次元の

場合とほぼ変わらない結果が得られる。これは，u-p 由来

の不安定性が間隙水圧の発散を伴うが，微小変形・弾性条

件下では，水平変位（せん断）は間隙水圧発生に一切寄与

せず，これによる数値不安定も生じないことによる。 

 
 

4.1 水～土連成問題の支配方程式 
u-w-p の支配方程式 3)を以下に示す。 
飽和土の運動方程式（速度型） 𝜌௦D௦ଶ𝒗௦ + 𝜌D௦D𝒗 + 𝜌ሺdiv 𝒗௦ሻሺD௦𝒗௦ − 𝒃ሻ= divሺD௦𝑺௧ሻ 

(1-a)

間隙水の運動方程式 𝜌D𝒗 = −𝛾௪ grad ℎ − 𝛾௪𝑘 𝒘 (1-b)

水～土骨格連成式 div 𝒗௦ + div 𝒘 = 0 (1-c)
ここに，𝜌，𝜌௦，𝜌，𝜌は混合体，固相，液相，間隙水の

 
図 9 比体積分布（透水係数は間隙比依存） 

 

 
(a) 模型 A（高透水性層を有する地盤） 

 

(b) 模型 B（堤体まわりの浸透） 

図 10 二次元メッシュ（ボイリング解析） 

 

 
(a) 比体積分布 

 
(b) 流速分布 

図 11 ボイリング時のコンター図（模型 A） 

 

 
図 12 流線の推移（模型 B） 
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密度，D௦，Dは固相，液相に着目した物質時間微分，𝒗௦，𝒗は固相，液相の速度，𝒘 = 𝑛൫𝒗 − 𝒗௦൯は間隙水の相対平

均流速，𝒃は物体力，D௦𝑺௧は公称応力速度，ℎ = 𝑧 + 𝑝/𝛾௪は
全水頭，𝑝は間隙水圧，𝑧は位置水頭，𝑛は間隙率，𝑘は透水

係数，𝛾௪は水の単位体積重量である。一方，u-p の支配方

程式は，浸透加速度（間隙水の土骨格に対する相対加速度）

が土骨格加速度に対して十分に小さい（D𝒗 − D௦𝒗௦ ≪D௦𝒗௦）ことを仮定して式(1)を縮約することで得られる 2)。 
飽和土の運動方程式（速度型） 
 𝜌D௦ଶ𝒗௦ + 𝜌ሺdiv 𝒗௦ሻሺD௦𝒗௦ − 𝒃ሻ = divሺD௦𝑺௧ሻ (2-a)
水～土骨格連成式 

 𝜌𝑘𝛾௪ divሺD௦𝒗௦ሻ − div 𝒗௦ + divሺ𝑘 grad ℎሻ = 0 (2-b)

本稿では最も単純な条件として，自重および真物質の圧縮

性を無視し，一次元微小変形弾性体について検討する。こ

の場合，式(1)および(2)は以下のように書き換えられる。 
u-w-p 

 𝜌௦�⃛�௦ + 𝜌𝑢 = 𝐸 𝜕ଶ𝑢ሶ ௦𝜕𝑥ଶ − 𝜕𝑝ሶ𝜕𝑥  (3-a)

 𝜌𝑢ሷ = − 𝜕𝑝𝜕𝑥 − 𝛾௪𝑘 𝑤 (3-b)

 𝜕𝑢ሶ ௦𝜕𝑥 + 𝜕𝑤𝜕𝑥 = 0 (3-c)

u-p 

 𝜌𝑢௦ = 𝐸 𝜕ଶ𝑢ሶ ௦𝜕𝑥ଶ − 𝜕𝑝ሶ𝜕𝑥 (4-a)

 𝜌𝑘𝛾௪ 𝜕𝑢ሷ ௦𝜕𝑥 − 𝜕𝑢ሶ ௦𝜕𝑥 + 𝑘𝛾௪ 𝜕ଶ𝑝𝜕𝑥ଶ = 0 (4-b)

ただし，𝑥 = ሼ𝑥|0 < 𝑥 < 𝐻ሽは座標，𝑡 = ሼ𝑡|0 < 𝑡ሽは時間， 𝑤 = 𝑛൫𝑢ሶ − 𝑢ሶ ௦൯， ሺ ሻ⋅は時間微分を表すが，無次元変数を𝑈௦ = 𝑢௦/𝑆，𝑈 = 𝑢/𝑆，𝑊 = ሺ𝑑/𝑑𝜏ሻ൛𝑛൫𝑈 − 𝑈௦൯ൟ，𝑃 = 𝑝/𝑞，𝑋 = 𝑥/𝐻，𝜏 = 𝑐௩𝑡/𝐻ଶと定義すれば，式(3)，(4)の無次元表

示が得られる。 
u-w-p 

 𝐺௦e1 + 𝐺௦e 𝑈∘∘∘௦ + eଶ1 + 𝐺௦e 𝑈∘∘∘ = 4ℎଶ 𝜕ଶ𝑈∘ ௦𝜕𝑋ଶ − 4ℎଶ 𝜕𝑃∘𝜕𝑋 (5-a)

 
ሺ1 + eሻe1 + 𝐺௦e 𝑈∘∘ = −4ℎଶ 𝜕𝑃𝜕𝑋 − 4ℎଶ e1 + e ቀ𝑈∘ − 𝑈∘ ௦ቁ (5-b)

 𝜕𝑈∘ ௦𝜕𝑋 + 𝜕𝑊𝜕𝑋 = 0 (5-c)

u-p 

 𝑒ሺ𝐺௦ + 𝑒ሻ1 + 𝐺௦𝑒 𝑈∘∘∘௦ − 4ℎଶ 𝜕ଶ𝑈∘ ௦𝜕𝑋ଶ + 4ℎଶ 𝜕𝑃∘𝜕𝑋 = 0 (6-a)

 𝑒ሺ1 + 𝑒ሻ1 + 𝐺௦𝑒 𝜕𝑈∘∘௦𝜕𝑋 − 4ℎଶ 𝜕𝑈∘ ௦𝜕𝑋 + 4ℎଶ 𝜕ଶ𝑃𝜕𝑋ଶ = 0 (6-b)

ここに，𝑋 = ሼ𝑋|0 < 𝑋 < 1ሽは無次元座標，𝜏 = ሼ𝜏|0 < 𝜏ሽは
時間係数，ሺ ሻ∘は時間係数による微分を表す。ここに，ℎ =𝑐𝐻/2𝑐௩は透水係数に反比例する無次元パラメータ，𝑐 =√ሺ𝐸/𝜌ᇱሻは非減衰波速，𝑐௩ = 𝑘𝐸/𝛾௪は圧密係数，𝜌ᇱ = 𝜌௦ +𝜌/𝑒ଶ，𝐺௦ = 𝜌௦/𝜌は土粒子密度，𝑒 = 𝑛/ሺ1 − 𝑛ሻは間隙率，𝑆 = 𝑞𝐻/𝐸は静荷重𝑞作用時の最終沈下量である。一次元

圧密の初期条件・境界条件（片面排水，瞬間載荷）の下で

u-w-p および u-p の方程式系(5)，(6)を変形すると，それぞ

れ 
u-w-p 

𝑈∘∘∘௦ + 4ℎଶ𝑈∘∘௦ − 4ℎଶ 𝜕ଶ𝑈∘ ௦𝜕𝑋ଶ = 0 (7-a)

u-p 

𝑈∘∘∘௦ + 4ℎ#ଶ𝑈∘∘௦ − 4ℎ#ଶ 𝜕ଶ𝑈∘ ௦𝜕𝑋ଶ = 0 (7-b)

という全く同じ型の微分方程式が得られる。ただし， ቆℎ#ℎ ቇଶ = 1 + 𝐺௦𝑒𝑒ሺ𝐺௦ − 1ሻ (8)

である。式(7-a)，(7-b)は減衰波動方程式と呼ばれる混合型

の微分方程式であり，その理論解の n 次モードは，固有値𝛽 = ሺ2𝑛 − 1ሻ𝜋/2と無次元パラメータℎ（またはℎ#）の大小

関係に応じてその性質が変化する 5)。 
・ 𝛽୬ < ℎ, ℎ#：過減衰（指数関数解） 
・ 𝛽 = ℎ, ℎ#：臨界減衰 
・ 𝛽 > ℎ, ℎ#：減衰振動（三角関数解） 
ここで重要なのは，上記の式(7)の理論解は，u-p，u-w-p を

問わず，左辺第 2 項の減衰項の存在により，時刻𝜏 → ∞に

おいて必ず収束するという点である。 u-p の理論解が収束

するということは，先の 2 章，3 章で見られたような u-p
による計算の不安定性は，方程式系を時間離散化した際に

初めて生じる数値的なものであることを意味している。 
 
4.2 連立漸化式とスペクトル半径 
式(5)，(6)について，それぞれ Noda and Toyoda3)および

Noda et al.2)に倣い，有限要素法および Christian・田村流の

物理モデルにより空間離散化し，Wilson-θ法の時間積分公

式を組み合わせると，以下の代数方程式の形に整理できる。 
空間離散化した支配方程式・Wilson-θ法の内挿公式 A𝒖ାఏ = B𝒖 (9-a)
Wilson-θ法の引き戻し公式 𝒖ାଵ = C𝒖 + D𝒖ାఏ (9-b)

自由度毎の未知変数の成分からなる係数列ベクトル𝒖，お
よびマトリクスA～Dの中身は u-p と u-w-p で異なり，その

具体形は紙幅の都合上省略するが，(9-b)に(9-a)を代入する

ことで以下の連立漸化式を構築できる。 𝒖ାଵ = E𝒖 , E = C + DAିଵB (10)
そこで，式(10)中のマトリクス E のスペクトル半径 𝜌ሺEሻ = maxሺ|𝜆ଵ|, |𝜆ଶ|, ⋯ , |𝜆ே|ሻ (11)
（ただし，𝜆ଵ, 𝜆ଶ, ⋯ , 𝜆ேはEの固有値）を調べれば，式(10)  
の漸化式の安定性を評価できる。すなわち，𝜌ሺEሻ ≤ 1であ

れば，あらゆる初期値𝒖に対し発散することなく step 更

新可能（安定）であるといえる。 
一方，Noda et al.2)は，水～土連成式の符号反転に着目し，

その計算可否が次式で定義される係数𝛾ఏଵの正負により判

定できると考えた（𝛾ఏଵ > 0のとき安定）。 𝛾ఏଵ = 16 − 12𝜃Δ𝑡 𝜌𝑘𝛾௪  (12)

以降，𝛾ఏଵによる u-p 計算可否判定の妥当性にも言及する。 

- 71 -



4.3 スペクトル半径に基づく安定性評価 
透水係数𝑘および時間刻み幅Δ𝑡を変えたときの u-p およ

び u-w-p の方程式系の安定性を式(11)のスペクトル半径𝜌ሺEሻから判定した。ただし，要素分割数を m = 10 とし（こ

れ以上分割数を増やしても安定性に影響がないことを確

認済），典型的なパラメータとして，θ = 1.4，層厚 H = 1m，

ヤング率 E = 10000kPa，ポアソン比 ν = 0.30，土粒子比重

Gs = 2.65，間隙比 e = 1.0 を与えた。固有値解析には Intel® 
Math Kernel Library を使用した。 

u-p および u-w-p による収束判定結果を図 13，図 14 に

それぞれ示す。u-p においては，図 13 のように帯状の発散

域（ρ(E) > 1）が出現するのに対し，u-w-p では，図 14 の

ように全域が収束域（ρ(E) < 1）となることから，u-w-p で

あればあらゆる透水係数・時間刻み幅に対して安定して計

算を継続できる。 
次に，図 13 の u-p 発散域の形態に着目すると，図の下側

（低透水性）では収束域と発散域の閾線は斜めに分布する。

これは，Noda et al.2)し，式(13)より導かれる γθ1 基準線（γθ1 
= 0，図中の赤線）による計算可否判別が概ね有効であると

いえるが，上側（高透水性）では閾線が縦に分布し，γθ1 基

準線にそぐわない結果となる。これは，u-p の理論解の性

質が上側と下側とで異なることによる。すなわち，閾線が

斜めになる範囲は，図中の β1 = h 線下側で（式(7-b)の理論

解に過減衰モードを 1 つ以上含む領域）と一致し，閾線が

縦になる範囲は，β1 = h 線上側（式(7-b)の理論解の全モー

ドが減衰振動解となる領域）と一致している。また，斜め

の閾線と縦の閾線では，相異なるモード（β1 = h 線上側で

は有意な土骨格加速度を含むモード）の固有値の絶対値が

1 を超えることも確認している。なお，詳細は割愛するが，

図 13 の u-p 発散域と収束域の閾線近傍や，左上側のよう

な（Δt が非常に小さく step 毎の固相変位がほとんど進行

しない）非圧縮域においては，たとえ𝜌ሺEሻ ≤ 1の安定域あ

っても，u-p 解が u-w-p 解と一致しない（u-p 計算は負の即

時水圧を生じる）領域が出現する点に注意を要する。 
なお，図 13 には 2 章における液状化解析における解析

条件を①②③として併記している。透水係数を大きく設定

するにつれて，解析条件が次第にu-pの不安定域に漸近し，

u-p による計算は困難となってゆく。とくに③は，初期 Δt
に対してもスペクトル半径が 1 を超える不安定域に属し

ており，図 4③において解析初期から u-p 計算が実行不能

に陥るという事実とよく対応している。 
 
5. おわりに 

 
時間刻み幅 Δt を小さく設定しなければ解くことの難し

い不安定化問題の数値解析におけるu-w-pの有用性を液状

化解析・ボイリング解析を通して実証的に示した。また，

u-p の不安定性が方程式系を時間離散化することではじめ

て生じるものである（理論解は発散しない）ことを示した

上で，スペクトル半径を用いた安定判別法により，この数

値不安定性が u-w-p により克服可能であることを示した。 
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概   要 
昨今，土構造物に対しても性能設計が重要視されており，有限要素法等による詳細な解析が実施されて

いる。解析を実施する際のパラメータは，土質試験結果から推定されることが多い。本研究では，粒子群

最適化法を改良し，SYS Cam-clay model の材料定数および初期値を推定する手法を提案した。本報告では

実際の実験結果を再現する前の検証として，パラメータが既知な解析結果を再現できるか否かについて検

討した。粒子群最適化法はそのパラメータによって収束性や解が変わることがあり得る。そこで，粒子群

最適化法のパラメータをいくつか変えて，これらが構成則パラメータ推定速度に及ぼす影響について調査

した。その結果，粒子群最適化手法のパラメータの中の慣性パラメータ w が最も探索能力に影響を及ぼし，

w = 0.9 だと正解パラメータの探索が速やかにできることがわかった。 
 

キーワード：粒子群最適化手法，構成則，データ同化 
 
 

1. はじめに 
 
昨今，土構造物に対しても性能設計が重要視されており，

有限要素法等による詳細な解析が実施されている。解析を

実施する際のパラメータは，土質試験結果から推定される

ことが多い。著者らは，粒子群最適化法(Particle Swarm 
Optimization，以下 PSO1))を改良して得られた SA-MDMS-
PSO2)を参考にして，三軸圧縮試験から SYS Cam-clay 
model3)の発展則パラメータおよび初期過圧密，初期構造を

推定する手法を提案し，パラメータが既知である解析結果

の再現に成功した 4)。ところで，PSO は，そのパラメータ

が解の探索能力や収束性に影響を及ぼすことが知られて

いる 5)。そこで，本研究では，PSO のパラメータが構成則

のパラメータの推定速度や推定能力に与える影響につい

て調査した。なお，本報告では実際の実験結果を再現する

前の検証として，パラメータが既知な解析結果を再現でき

るか否かについて検討した。また，文献 4)では，粘土の非

排水せん断を想定していたが，本研究では，排水せん断や

砂を想定したパラメータでも検討を行った。 
 

2. 本研究で用いた PSO の概要 
 

2.1 PSO の粒子位置更新式 
PSO とは，鳥や魚の群れから着想を得た手法である。

PSO では，多次元の関数空間上に位置ベクトルと速度ベク

トルを持つ多数の粒子が，群全体の情報を共有しながらあ

る目的関数の評価値が最良となる位置ベクトルの探索を

行う。本研究で用いた PSO における速度ベクトル v と位

置ベクトル x の更新式は以下の通りである。 𝒗௧ାଵ = 𝑤𝒗௧ + 𝑐ଵ𝑟ଵሺ𝒑𝒃𝒆𝒔𝒕௧ − 𝒙௧ሻ + 𝑐ଶ𝑟ଶሺ𝒍𝒃𝒆𝒔𝒕௧ − 𝒙௧ሻ    (1) 𝒙௧ାଵ = 𝒙௧ + 𝒗௧ାଵ                                  (2) 
式(1)が速度ベクトルの更新式，式(2)が位置ベクトルの

更新式である。𝒑𝒃𝒆𝒔𝒕௧は，ある粒子自身が過去に得た目的

関数の評価値が最良となった時の位置ベクトルである。𝒍𝒃𝒆𝒔𝒕௧は，粒子群をいくつかのグループに分けて，そのグ

ループ内で目的関数の評価値が最良となった時の位置ベ

クトルを示す。何回か粒子の情報を更新した後に，グルー

プの分け直しを何度もすることで，集団全体の情報を共有

しながらも通常の PSO の弱点である局所解に陥りやすい

問題を避ける工夫をしている。なお，島の数が 1 個であれ

ば，通常の PSO と同じである。 
c1, c2, w は粒子群最適化法のパラメータである。c1 が大

きくなると，その粒子は𝒑𝒃𝒆𝒔𝒕௧に引き寄せられやすくなる。

このことから，粒子自身の情報を重要視することを示して

いる。c2が大きくなると，その粒子は𝒍𝒃𝒆𝒔𝒕௧に引き寄せら

れやすくなる。このことから，群の情報を重要視すること

を示している。w は慣性パラメータであり，この値が大き

くなると粒子の速度はどんどん大きくなることから，大域

的な探索が可能となるが収束しづらくなる。一方，w が小

さいときは，粒子の速度は小さくなっていくため，局所的
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な探索が可能であるが，局所解に陥りやすくなる。r1, r2は

0～1 の乱数が代入される。 
 
2.2 本研究で対象とした問題 
本報告では，等方圧縮過程およびせん断過程を SYS 

Cam-clay model で計算した。初期の拘束圧は 20kPa で等方

応力状態であるとし，初期の異方性はないものとした。せ

ん断過程における拘束圧は 100,300,500kPa の 3 つとした。

正解パラメータを表 1 に示す。また，正解パラメータで計

算した結果を図 1 に示す。一つは構造が壊れづらく過圧密

の解消が速いパラメータ(粘土と表記)で，もう一つは構造

が壊れやすく過圧密が解消しづらいパラメータ(砂と表記)
である。弾塑性パラメータと比体積は既知とし，発展則パ

ラメータと初期過圧密の正解パラメータの推定を行った。

なお，初期過圧密比と初期構造はどちらかが決まれば，も

う片方は算出できる。 
 

表 1 正解パラメータとパラメータの範囲 
材料の種類 粘土 砂 範囲 

既知のパラメータ 
圧縮指数 λ~  0.200 0.050 

既知のパラメー

タなので，範囲

はない。（動かな

い値） 

膨潤指数 κ~  0.030 0.012 
限界状態定数 Μ 1.200 1.000 

NCL の切片 (98.1 kPa) Ν 2.500 1.980 
ポアソン比 ν 0.300 0.300 
比体積 v 2.700 2.040 

推定するパラメータ 
正規圧密土化指数 m 6.000 0.060 0.01-30.0
構造劣化指数 a 0.600 2.200 0.01-10.0

p
sD と

p
vD− の比 cs 0.300 1.000 0.10-1.00

回転硬化指数 br 0.100 3.500 0.01-10.0
回転硬化限界定数 mb 1.000 0.700 0.01-1.00
初期過圧密比 R 0.05 0.100 0.001-1.00

 

 
(a) 粘土非排水せん断 

 
(b) 粘土排水せん断 

 
(c) 砂非排水せん断 

 
(d) 砂排水せん断 

図 1 正解パラメータの応答 

2.3 計算のフローチャート 
図 2は計算のフローチャートを示す。まず，初期の粒子

を 800 個用意した。粒子の持つ情報を式(3)に示す。 

𝒙𝒊𝒕  =  ⎩⎪⎨
⎪⎧ 𝑚𝑎𝑐௦𝑏𝑚𝑅 ⎭⎪⎬

⎪⎫
, 𝒗𝒊𝒕= 

⎩⎪⎨
⎪⎧ ∆𝑚∆𝑎∆𝑐௦∆𝑏∆𝑚∆𝑅 ⎭⎪⎬

⎪⎫
                          (3) 

各粒子は発展則パラメータと初期過圧密の情報を持っ

ている。初期の粒子が持つ情報は，表 1 に示すパラメータ

の範囲内で一様乱数を発生させて与えられた。なお，初期

速度ベクトルの成分は全て 0 である。次に，粒子を島に振

り分け直す。作成したパラメータセットを用い，SYS Cam-
clay model の計算を実施する。そして，正解パラメータの

計算結果と，粒子ごとに得られた計算結果の比較を行い，

各々の粒子の評価を行う(評価の仕方については，後述)。
その後，𝒑𝒃𝒆𝒔𝒕௧，𝒍𝒃𝒆𝒔𝒕௧，𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕の更新を行う。ここで，𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕とは，粒子群全体で目的関数の評価値が最良となっ

た時の位置ベクトルを示す。その後，式(1)から粒子の速度

を算出し，式(2)を用いて粒子の位置情報を更新する。そし

て，更新した粒子の情報で，SYS Cam-clay model の計算を

実施する。その後，粒子の評価，𝒑𝒃𝒆𝒔𝒕௧，𝒍𝒃𝒆𝒔𝒕௧，𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕
の更新，粒子の位置を更新とフローが進んでいく。なお，

速度ベクトルのノルムが 0.01 以下となる粒子が 80%を超

えた場合に，局所解に陥ったと判定し，粒子を再配置する。

再配置の際に，全体の 25%を狭い範囲を探索する粒子，残

りを広い範囲を探索する粒子に分けた。狭い範囲を探索す

る粒子については，粒子全体の過去に得た目的関数の評価

値が最良となった位置ベクトル付近に粒子を再配置し，広

い範囲を探索する粒子は初期粒子の作成と同じ方法で粒

子を再配置した。再配置した際の速度ベクトルの成分は全

て 0 にした。また，粒子の位置を島内で何度か更新したら，

粒子を 10 個の島に再度振り分け直す。 
 

 
図 2 計算フロー（赤文字は自由に設定可能な数値） 

 

各々の粒子の評価方法について，詳しく説明する。図 3，

0 10 20
0

200

400

600

0 400
0

200

400

600

Axial strain  εa (%)

D
ev

ia
to

r s
tre

ss
  q

 (k
Pa

)

Mean effective stress  p′ (kPa)

D
ev

ia
to

r s
tre

ss
  q

 (k
Pa

)

0 400
2.2
2.3
2.4
2.5
2.6
2.7

Mean effective stress  p′ (kPa)

Sp
ec

ifi
c 

vo
lu

m
e 

 v
 (=

1+
e)

0 10 20
0

250

500

750

0 500
0

250

500

750

Axial strain  εa (%)

D
ev

ia
to

r s
tre

ss
  q

 (k
Pa

)

Mean effective stress  p′ (kPa)

D
ev

ia
to

r s
tre

ss
  q

 (k
Pa

)

0 500
2.2
2.3
2.4
2.5
2.6
2.7

Mean effective stress  p′ (kPa)

Sp
ec

ifi
c v

ol
um

e  
v 

(=
1+

e)

0 10 20
0

200

400

600

0 400
0

200

400

600

Axial strain  εa (%)

D
ev

ia
to

r s
tre

ss
  q

 (k
Pa

)

Mean effective stress  p′ (kPa)

D
ev

ia
to

r s
tre

ss
  q

 (k
Pa

)

0 400
1.8

1.9

2.0

2.1

2.2

Mean effective stress  p′ (kPa)

Sp
ec

ifi
c v

ol
um

e 
 v

 (=
1+

e)

0 10 20
0

500

1000

1500

0 1000
0

500

1000

1500

Axial strain  εa (%)

D
ev

ia
to

r s
tre

ss
  q

 (k
Pa

)

Mean effective stress  p′ (kPa)

D
ev

ia
to

r s
tre

ss
  q

 (k
Pa

)

0 1000
1.8

1.9

2.0

2.1

2.2

Mean effective stress  p′ (kPa)

Sp
ec

ifi
c v

ol
um

e 
 v

 (=
1+

e)

初期粒子の作成
(800個)

粒子の速度を算出

実験の曲線と計算した
曲線との距離を計算し、

粒子の評価をする

pbest, lbest,gbestの更新

それぞれの粒子の情報で
SYS Cam-clay modelの

計算を実施

gbestのD1av.+D2<10-6

終了

粒子を島に再配置して
から粒子の位置を15回更新した

Yes

速度ベクトルのノルムが<0.01
の粒子が640個以上

粒子の位置の更新
No

粒子を10個の島に
振り分け直す

Yes

Yes

粒子の初期化

No

No

更新回数>4500回
Yes

No

終了

- 74 -



4 に，正解パラメータの計算結果とある粒子の非排水せん

断と排水せん断の計算結果をそれぞれ示す。図 3 に示す D1

は，拘束圧で正規化した p’- q 空間における正解の計算結

果と粒子の計算結果の距離の絶対値を計算したものであ

る。D1av.は，軸ひずみ 0.1%ごとに D1 を計算し，それを平

均した値である。図 4 に示す D1 は，正解の計算結果と粒

子の計算結果の拘束圧で正規化した軸差応力の差(D1q)と，

体積ひずみの差(D1v)を計算する。D1av.は D1q と D1v を足し

てそれを平均化した値である。D2については，等方圧密過

程における比体積の差である。D1av.と D2 の和が目的関数

となり，この目的関数が小さくなれば小さくなるほど，正

解と推定が近づくことから，その粒子の評価が高くなる。

既往の研究から D1av.+D2 が 1.0×10-6 より小さくなった場

合，推定パラメータの小数点第 4 位を四捨五入すると，正

解と完全に一致することがわかっており 5)，𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕の
D1av.+D2が 1.0×10-6より小さくなったら計算を打ち切った。 

 

 
図 3 非排水せん断の時の評価方法 

 

 
図 4 排水せん断の評価方法 

 
3. PSO のパラメータが解の探索力に及ぼす影響 

 
表 2 は本報告で検討した PSO のパラメータの組み合わ

せを示す。小さい値として 0.1，中くらいの値として 0.9，
大きい値として 1.8 と設定し，それぞれを組み合わせて探

索力を検討した。 
 

表 2 検討した PSO のパラメータ 

case 1 2 3 4 5 6 7 8 9 

c1 0.1 0.9 0.9 0.1 0.9 0.9 1.8 0.9 0.9

c2 0.9 0.1 0.9 0.9 0.1 0.9 0.9 1.8 0.9

w 0.1 0.1 0.1 0.9 0.9 0.9 1.8 1.8 1.8

 
図 5～8 に粘土の非排水せん断，粘土の排水せん断，砂

の非排水せん断，砂の排水せん断における検討結果をそれ

ぞれ示す。図 5～8 は D1av.+D2 と粒子の更新回数の関係を

示している。図 5～8 においていずれも w = 0.9 である case 
4～6 は最終的に D1av.+D2が 10-6 を下回っており，パラメー

タの同定がうまくいっていることがわかる。しかし，w が

0.1 のケースと，1.8 のケースはいずれも D1av.+D2 が 10-2～

10-3程度で止まっており，探索能力が低くなったことがわ

かる。速度ベクトルの成分を見ると，w = 0.1 のときは，小

さい値を取っており，粒子があまり動いていないことがわ

かった。一方，w = 1.8 の時は，それぞれの位置ベクトルの

成分が表 1 に示すパラメータの取り得る範囲の最大値か

最小値かを取っていることが多く，粒子の速度が大きすぎ

ることが問題となっている.粒子の速度が大きいために，

粒子が初期化されることもない。したがって，探索がうま

くいかなかったと推定される。 
 

 
図 5 粘土の非排水せん断の時の結果 

 

 
図 6 粘土の排水せん断の時の結果 

 

 

図 7 砂の非排水せん断の時の結果 
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図 8 砂の排水せん断の時の結果 

 
表 3～6 に D1av.+D2 の値の推移に対して，パラメータが

どの程度推定できているのかを示す。いずれも case 6 の推

移を示す。どのケースも D1av.+D2が 10-6になると小数点第

四位を四捨五入すると正解パラメータと同じ値が得られ，

よく推定できていることがわかった。初期過圧密 R は比較

的 D1av.+D2 が大きい時から正解と一致している。一方で，

回転硬化指数 br や回転硬化限界定数 mb はかなり D1av.+D2

が小さくならないと一致しないことから推定が難しいパ

ラメータであると言える。これらの原因については，まだ

検討不足であるため，今後検討を重ねたい。 
 

表 3  粘土の非排水試験の時の推定状況の推移 
D1av.+D2 0.139 0.091 0.010 10-3 10-4 10-5 10-6 

m 12.151 12.140 5.877 6.031 6.007 6.000 6.000
a 0.099 0.010 0.593 0.596 0.600 0.600 0.600
cs 0.756 0.853 0.257 0.295 0.299 0.300 0.300
br 0.930 0.118 0.512 0.148 0.102 0.100 0.100
mb 0.102 0.01 0.179 0.677 0.974 0.998 1.000
R 0.062 0.056 0.050 0.050 0.050 0.050 0.050

 
表 4  粘土排水試験の時の推定状況の推移 

D1av.+D2 0.203 0.093 0.011 10-3 10-4 10-5 10-6 

m 12.151 28.435 6.308 6.048 6.005 6.000 6.000
a 0.099 0.666 0.585 0.595 0.600 0.600 0.600
cs 0.756 0.312 0.234 0.288 0.300 0.300 0.300
br 0.930 0.257 0.730 0.144 0.103 0.100 0.100
mb 0.102 0.545 0.138 0.672 0.970 0.997 1.000
R 0.062 0.053 0.051 0.050 0.050 0.050 0.050

 
表 5  砂の非排水試験の時の推定状況の推移 

D1av.+D2 0.119 0.012 10-3 10-4 10-5 10-6 
m 2.280 0.067 0.060 0.060 0.060 0.060
a 5.727 2.207 2.241 2.200 2.200 2.200
cs 0.986 0.999 0.998 1.000 1.000 1.000
br 0.550 4.371 3.705 3.490 3.500 3.500
mb 0.285 0.651 0.700 0.700 0.700 0.700
R 0.379 0.106 0.099 0.100 0.100 0.100

 
表 6  砂の排水試験の時の推定状況の推移 

D1av.+D2 0.097 0.010 10-3 10-4 10-5 10-6 
m 17.585 0.060 0.062 0.060 0.060 0.060
a 5.176 2.110 2.189 2.201 2.200 2.200
cs 0.964 1.000 0.991 0.999 1.000 1.000
br 1.574 3.137 3.449 3.502 3.499 3.500
mb 0.779 0.703 0.700 0.700 0.700 0.700
R 0.410 0.124 0.098 0.099 0.100 0.100

4. 結論 
本研究では，粒子群最適化法のパラメータが構成則パラ

メータ推定速度に及ぼす影響について調査した。得られた

結論を以下に示す。 
 
1) 粒子群最適化手法を用いて，三軸圧縮試験の計算結

果から正解パラメータを材料や排水・非排水に依ら

ず推定することができることがわかった。 
2) 粒子群最適化手法のパラメータは w が 0.9 であると

探索力が高いことがわかった。w が小さいと粒子が

あまり動かないためうまく探索できない。一方，w が

大きいと粒子の速度が大きすぎてうまく探索できな

いことが分かった。 
3) 推定したパラメータの中で過圧密 R が最初に推定さ

れた。一方，回転硬化指数や回転硬化限界定数は推定

が難しいパラメータであることが示唆された。 
 
今後は弾塑性パラメータも分からない場合や実際の実

験結果を用いて検討を進めたい。また，大抵の場合，物性

試験が実施されている。物性試験からある程度パラメータ

の取り得る範囲を決定することができれば，精度や探索能

力の向上に繋がることも考えられる。 
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