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概   要 
戸建て住宅等の既設小規模構造物にも適用可能な液状化対策の開発が求められている中，本研究ではこれ

まで浮き形格子状地盤改良に着目し，様々な検討を行ってきた。今日までに，浮き型格子状地盤改良に排

水性改良体を用いることで液状化対策効果が向上することや，排水ドレーンには液状化後における地盤強

度の増加効果が期待できることから再液状化に対してもその有効性が期待された。そこで本研究では，排

水性改良体を用いた浮き型格子状地盤改良による繰返し地震動に対する液状化対策効果について，重力場

における二次元振動台模型実験による検討を行った。検討の結果，排水性の高い改良体を浮き型格子状地

盤改良に用いることで，加振回数に応じて相対密度の増加に伴う効果以上に地盤の液状化強度が高くなる

ことや，それに伴い液状化被害の抑制効果が大幅に向上することが明らかとなった。 

 

キーワード：液状化，振動台実験，格子状地盤改良，排水工法 

 

 

1. はじめに 

 

東北地方太平洋沖地震 1), 2)など大規模な地震において，

液状化の発生に伴う多くの構造物の沈下被害や傾斜被害

が確認されている。また，今後においても大規模な地震の

発生に伴う広範囲な液状化も危惧されており，戸建て住宅

などの既設小規模構造物を対象とした施工性や経済性に

優れた液状化対策工法の開発が求められている。ここで，

内閣府が定める災害に係る住家の被害認定基準運用指針 3)

において液状化による住家の被災度判定は，沈下被害のみ

ではなく傾斜被害によっても大きく異なることが示され

ている。そのため，住家を対象とした液状化対策方法には，

構造物の沈下被害の抑制効果に加え，傾斜被害の抑制効果

についても考慮しなければならない。 

本研究では，既設小規模構造物に適用可能な改良深度を

液状化層の浅い部分に留めた「浮き形格子状地盤改良」に

着目した。ここで，液状化対策としての格子状地盤改良は，

一般的に高い剛性を持つ地中連続壁を液状化層下端まで

狭い間隔で造成することで，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ため，これ

まで格子間隔が過剰間隙水圧や沈下量に及ぼす影響 4)~9)，

最適な格子間隔の算定方法 10), 11)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比較的浅い部分

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に

関する様々な検討を行ってきた 12)-15)。その結果，排水性の

高い改良体を用いることにより液状化対策効果が増加す

ることや，不透水性改良体の上部に排水性改良体を組み合

わせた複合型改良体の方が下部に排水性改良体を組み合

わせるよりも高い液状化抑制効果が期待できることが明

らかとなった 16)-19)。他にも，排水ドレーンには，過剰間隙

水圧の抑制効果や消散効果以外にも液状化地盤の低流動

化や，液状化中・液状化後においても地盤強度の増加効果

が得られ，再液状化に対しても液状化被害の抑制効果が期

待できることが明らかとなった 20)~21)。 

しかし，複合型改良体を用いた浮き型格子状地盤改良に

よる繰返し地震動に対する液状化対策効果は検討されて

いない。そこで，本研究ではこれまで行ってきた重力場に

おける振動台実験の結果を基に，不透水性改良体の上部

1/3 に排水性改良体を組み合わせた複合型改良体を用いた

浮き形格子状地盤改良による繰返し地震動を与えた場合

における液状化被害の低減効果，過剰間隙水圧の抑制効果

について検討を行った。 
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2. 浮き形格子状地盤改良による液状化対策効果 

 

2.1 実験概要および実験条件 

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，不透水性改良体の上部

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

形格子状地盤改良が，繰返し地震動を受けるときの液状化

対策効果について振動台実験により検討を行った。 

図 1に本実験で用いた入力波を示す。入力周波数は 17Hz，

最大加速度は約 2.5m/s2 とした。本実験では簡易的な振動

台実験装置を用いており，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。従って，モーターへの電源供

給を停止した後，振動が徐々に弱まり電源供給停止から約

10 秒後にモーターが静止する。そこで本検討では，電源が

供給されている 3 秒間を主要動とする。 

図 2 に実験概要図を示す。本検討では液状化中における

構造物や地盤の挙動を観察するために，幅 500mm×奥行

85mm×高さ 500mm の透明なアクリル製の二次元土槽を

用いており，模型地盤は珪砂 7 号（k15 = 6.5×10-5m/s）を

層厚 300mm，目標相対密度Dr=50%の飽和地盤を作成した。

不透水性改良体には幅 23mm×奥行 85mm×高さ 120mm

のアクリル製改良体を用いており，排水性改良体にはステ

ンレス製の多孔板を加工したメッシュケース内に珪砂 2

号（k15 = 2.2×10-2m/s）を充填し，目詰まり防止のため全体

をガーゼで巻いた改良体を用いた。 

図 3 に本検討で用いた設置圧が偏心した模型構造物を

示す。幅 80mm×奥行 80mm×高さ 20mm のアルミニウム

製ブロックの片側に，幅 40mm×奥行 80mm×高さ 10mm

のアルミニウム製ブロックを重ねており，偏心させること

により液状化時に構造物の傾斜被害が発生しやすい条件

にした。ここで，模型縮尺は 1/30 程度を想定しており，模

型構造物の平均接地圧は 2 階建ての戸建て住宅に相当す

る 0.67ｋPa であり，偏心量 e を基礎幅 B で除した偏心比

は e/B=1/20 となる。また，構造物の幅 B で正規化した浮

き型格子状地盤改良の格子間隔 L，および改良深度 H はそ

れぞれ既往研究を参考に L/B = 1.20，H/B = 2.25 とした。 

 

 
図 1 入力加速度 

 
図 2 実験概要図 

 

 

図 3 模型構造物 

 

2.2 繰返し地震動に対する液状化対策効果 

本実験では，浮き型格子状地盤改良に不透水性改良体，

排水性改良体，格子壁全体の改良長 H と排水性改良体長

Hd との比率（排水改良比）が Hd/H＝1/3 の複合型改良体，

未改良地盤の 4 ケースについて，構造物を設置していない

地盤を対象に繰返し加振を行い，その後模型構造物を設置

して模型構造物の沈下量と傾斜角を測定した。 

図 4，5 に 1 加振目および 3 加振目における模型構造物

の沈下量と傾斜角を示す。ここで，これらの測定値は最後

の加振を与える直前に構造物を設置し測定した値である。

１加振目の場合では，浮き型格子状地盤改良を行った全て

のケースにおいて未改良地盤より沈下量が抑制されてお

り，その中でも排水性改良体を用いたケースが最も沈下被

害を抑制できている。一方，傾斜角を見ると複合型改良体

と不透水性改良体を用いたケースでは，傾斜被害の抑制効

果が小さい結果となった。これは，不透水性改良体のケー

スでは，格子壁体の内側に沿って間隙水が比較的早く地表

面に向かって流れることで，この間隙水の流れが壁体周辺

の砂も連行しながら格子壁外側に溢れ出るように流出し

たためだと考えられる。また，複合型改良体を用いたケー

スにおいても，排水改良比が小さいため過剰間隙水圧の消

散効果やそれに伴う液状化地盤の低流動化が十分ではな

く，不透水性改良体と同様の現象が発生したと考えられる。 
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次に，3 加振目の場合では，浮き型格子状地盤改良を行

った全てのケースで 1 加振目に比べ沈下被害，および傾斜

被害の両方を大きく抑制できており，特に 1 加振目でも対

策効果が高かった排水性改良体を用いたケースに加え，排

水改良比が Hd/H = 1/3 の経済的な複合型改良体のケースに

おいてもほとんど液状化被害が発生していないことが分

かる。これは，排水性改良体がある場合において，過剰間

隙水圧が大きくなり液状化が発生し地盤が大きく乱され

るたびに土の骨格構造が大きく発達するなどして，排水層

周囲のみ液状化強度が高くなったためだと考えられるが

今後も詳細な検討が必要である。また，全てのケースにお

いて，加振を繰り返すたびに地盤密度は高くなり，1 加振

目よりも 3 加振目の方が液状化被害は抑制されている。こ

こで，3 加振目の場合では，各ケースの平均相対密度は未

改良地盤が 62.8%，不透水性改良体が 63.0%，複合型改良

体が 62.0%，排水性改良体では 58.6%，であり，大きな差

は確認できなかった。そのため，液状化被害を大きく抑制

していた排水性改良体や複合型改良体のケースでは，前述

したように地盤密度以外にも土の骨格構造の発達など，液

状化被害の抑制効果に関する何か別の要因があると考え

られる。ここで，本実験で測定した平均相対密度は，土層

の質量と地盤層厚から計算した地盤全体における平均値

である。次章では，排水性改良体による過剰間隙水圧の抑

制効果を調べ，繰返し地震動を受けた地盤の液状化被害抑

制メカニズムについて検討する。 

 

 

 
図 4 1加振目における模型構造物の液状化被害 

（上：沈下被害，下：傾斜被害） 

 

 
図 5 3加振目における模型構造物の液状化被害 

（上：沈下被害，下：傾斜被害） 

 

3. 繰返し地震動を受けた地盤の液状化被害抑制メ

カニズム 

 

3.1 実験概要および実験方法 

本実験では，排水性改良体を設置した地盤内の過剰間隙

水圧を調べることで，繰返し地震動を受けた地盤の液状化

被害抑制メカニズムについて検討する。 

図 6 に実験概要図を示す。土層や地盤条件，入力加速度

は前章と同様である。前章で用いた，排水性改良体と排水

改良比が 1/3 となる複合型改良体を用いたケースにおいて，

間隙水圧計を G.L.-50mm，-150mm の深度で，改良体から

の距離が dw=0mm，25mm，50mm の位置に設置し，複数回

加振させた場合における過剰間隙水圧を計測した。 

 

 

図 6 実験概要図 
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3.2 過剰間隙水圧比の変化 

図 7，8 に格子壁全体の改良長 H と排水性改良体長 Hdと

の比率（排水改良比）が Hd/H＝1/3 となる複合型改良体を

用いた浮き型格子状地盤改良内地盤における G.L.-50mm，

G.L.-150mm での 1 加振目，2 加振目，4 加振目の過剰間隙

水圧比の変化を示す。ここで，G.L.-50mm は排水性改良体

下端部（G.L. -60mm）とほぼ同様の深度であり，G.L.-150mm

は不透水性改良体の範囲となる。また，図 9，10 に排水性

改良体を用いた浮き型格子状地盤改良内の地盤において，

複合型改良体を用いたケースと同一条件で加振した場合

の過剰間隙水圧比を示す。両ケース共に過剰間隙水圧比は

計測した過剰間隙水圧を加振直前の土層高さを用いた有

効上載圧で除すことで求め，改良体からの距離は dw=0mm，

25mm，50mm とした。 

 

 

 

 
図 7 複合型改良体での G.L.-50mm の過剰間隙水圧比 

（上から1加振目，2加振目，4加振目） 

 

複合型改良体，排水性改良体のどちらのケースも深度が

深くなるほど，また加振回数が増加するほど過剰間隙水圧

の抑制効果は大きくなり，消散時間も早くなることが確認

できる。また，本検討において壁体からの距離が dw=0mm，

25mm，50mm の全ての位置において，各深度 z との比は

dw/z≦1.0 となる。そのため，排水性改良体の排水効果によ

る過剰間隙水圧の抑制効果や消散効果は比較的高いと考

えられ，特に排水性改良体に近い dw≦25mm の位置では排

水効果が高くなる傾向にある。 

複合型改良体を用いた地盤において，G.L.-150mm では

4 加振目で過剰間隙水圧の上昇が大きく抑えられているが，

G.L.-50mm では G.L.-150mm に比べて過剰間隙水圧が高い

結果となった。これは，不透水性改良体の範囲となる深部

から上部に向けて水圧が伝播した結果だと考えられる。  

 

 

 

 
図 8 複合型改良体での G.L.-150mm の過剰間隙水圧比 

（上から1加振目，2加振目，4加振目） 
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図 9 排水性改良体での G.L.-50mm の過剰間隙水圧比 

（上から1加振目，2加振目，4加振目） 

 

一方，排水性改良体では G.L.-150mm において 2 加振目

から過剰間隙水圧の上昇が大きく抑制されており，複合型

改良体よりも過剰間隙水圧が小さい結果となった。また，

G.L.-50mmにおいてもG.L.-150mm よりは過剰間隙水圧が

若干高い傾向にあるが，0.15 程度までしか上昇していない

ことから，排水性改良体内の地盤では全域で液状化強度が

大幅に上昇していると考えられる。ここで，複合型改良体

と排水性改良体を比較すると，排水性改良体を用いた地盤

の方が過剰間隙水圧の抑制効果が高く，消散も早いことが

分かる。そのため，排水性改良体を用いた地盤では複合型

改良体を用いた地盤に比べ，少ない加振回数で液状化強度

が大幅に高くなると考えられる。しかし，表 1 に示す平均

相対密度を見ると，排水性改良体を用いた地盤は 3 加振目

以降の平均相対密度はほとんど大きくなっていないこと

が分かる。  

 

 

 
図 10 排水性改良体での G.L.-150mm の過剰間隙水圧比 

（上から1加振目，2加振目，4加振目） 

 

また，複合型改良体よりも排水性改良体を用いた地盤の

方が平均相対密度は小さいのにも関わらず，過剰間隙水圧

の抑制効果は高く，消散も早いことから，前述したように

排水ドレーンを設置した地盤においては，土の骨格構造の

発達など地盤の密度増加による効果以外の何か別の要因

が液状化強度に大きく影響していると考えられる。 

 

表 1 加振回数に対する平均相対密度 

 複合型改良体 排水性改良体 

1 加振目 51.36% 49.16% 

2 加振目 61.22% 62.29% 

3 加振目 68.07% 67.00% 

4 加振目 72.29% 68.16% 

5 加振目 73.77% 68.16% 
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4. 結論 

 

本検討では一般的な地盤改良工法を想定した不透水性

改良体，排水効果の得られる排水性改良体，経済的に排水

効果が得られる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抑制効果，および過剰間隙水圧の

抑制効果・消散効果について検討を行った。 

以下に得られた知見を示す。 

1) 浮き型格子状地盤改良に排水性改良体を用いた場合，

1 加振目でも構造物の沈下被害，および傾斜被害に対

する抑制効果は高い。 

2) 排水性改良体，および複合型改良体を用いた浮き型

格子状地盤改良では，構造物設置前の加振回数に伴

い液状化被害の抑制効果が大幅に増加する。 

3) 地盤表層部の液状化強度が高くなることで，液状化

に伴う構造物の傾斜被害を大幅に抑制できる。 

4) 複合型改良体について，排水改良比が大きいほど，

排水効果や液状化被害の抑制効果が期待できる。 

5) 複合型改良体を用いた場合，排水性改良体が表層部

にあっても深層部から水圧が伝播することにより，

過剰間隙水圧は比較的高くなる。 

6) 排水性改良体を用いた場合，少ない加振回数で地盤

の液状化強度は大幅に増加し，過剰間隙水圧の抑制

効果は飛躍的に増加する。 

7) 地盤の液状化強度は，加振の度に地盤が密実化する

ことにより高くなる傾向にあるが，排水効果のある

改良体を用いた場合，土の骨格構造の発達など土の

密度以外にも別の要因が影響すると考えられる。 
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概   要 

気候変動に伴う豪雨の強度増加や長期化により堤防決壊に至る危険性は高まっている。しかし，堤防決壊

の原因の 1 つである降雨浸透に加え，実堤防に存在する植生が浸透に与える影響については未解明な部分

が多く，現行の河川堤防における設計要領では十分に考慮されていない。そこで本研究では，選択流と根

に着目し，竹串を模擬根系（以下，根とする）として模型実験と数値解析を実施し，根が降雨浸透に与える

影響を検討した。また，異なる条件下における降雨発生時の間隙空気の挙動についても確認した。模型実

験では，根の側面に集水され選択流を生じるが，根の先端で界面が形成されてしまい，浸透速度が遅くな

った。数値解析では，根の先端を境界に浸透流速差から，波形をなす界面が形成された。以上から，根が浸

透，間隙空気の挙動に影響を与えることが確認された。今後は，数値解析に間隙空気の影響を加え，定量

的な指標の確立を目指す。 

 

キーワード：河川堤防，植生，降雨浸透，間隙空気 

 

 

1．はじめに 

 

気候変動に伴う豪雨の強度増加や長期化によって，堤防

決壊に至る危険性は高まっている。堤防決壊の原因の 1 つ

としてあげられる降雨浸透，それに伴う間隙空気の挙動に

ついて堤体の安全性に対して考慮する必要がある。また，

実堤防には植生が存在しており，降雨浸透や間隙空気の挙

動に影響を与える可能性があるが，未解明な部分が多いた

め，現行の河川堤防における設計指針 1 )では，降雨浸透，

間隙空気，植生について明記されていない。 

そこで本研究では，植生の根のみに着目し，地盤内への

降雨浸透における水の部分的，あるいは選択的な特殊流れ

である選択流と根について，模型実験 2 )と数値解析を実

施した。そして根が地盤への降雨浸透に与える影響のメカ

ニズム解明や定量的評価を目指し，検討を実施した。 

 

2．模型実験 

 

2.1 実験概要 

図 1 に実験模型概略図を示す。本実験は実堤防の一部を

取り出した一要素と想定している。試料には豊浦砂を使用

し，空中落下法で堆積させて相対密度を 40%とした。豊浦

砂の透水係数は k=0.123mm/s であり，粒度分布は図 2 に示

す。また，根は直径 3mm，長さ 150mm の竹串を模擬根系

として地盤に挿入した。竹串は吸水性およびスケールの観

点から根を簡易に再現している。本実験では，地盤表面か

ら 50mm（No.1），150mm（No.2），250mm（No.3），350mm

（No.4）の位置に土壌水分計を設置し，模型中央の体積含

水率を計測した。また，散水装置には安定して均一な降雨

強度を保つために，均等分布ノズルを用いた。実験ケース

一覧を表 1 に示す。Case1 は，選択流の形成を確認するた

めに，ウラニン溶液を用いて模型断面を可視化した。他ケ

ースでは根の有無，間隔の条件，また底面の透気排水条件

を変えて実験を実施した。ここで，底面が不透気非排水の

場合については，実堤防において降雨の浸透と地下水位の

上昇により間隙空気がより圧縮される状況を想定してい

る。実験は全 7 ケース実施し，降雨強度 30mm/h の雨量で

150 分間継続した。 

 

2.2 実験結果および考察 

(1) 模擬根系による選択流形成 

 模擬根系（以下，根とする）によって形成される選択流

について確認するために，ウラニンを用いて断面の浸透流

を可視化した。図 3 に模型断面における浸透の様子を時系

列に並べた。ただし，ウラニンを注入した時点を 0min と

している。また，黄色線がウラニンの最先端である。3min

では根に沿って鉛直方向に浸透している。さらに，根の先

端にウラニン溶液が到達した 6min 以降では，水平方向に 

第35回中部地盤工学シンポジウム 
【講演番号1-2】
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も浸透していく様子が確認された。浸透断面から読み取っ

た鉛直方向における浸透流速の経時変化を図 4 に示す。ウ 

ラニン注入から 6min までは鉛直方向の流速が 20mm/min

程度である。一方，選択流が根の先端に到達した 6min 以

降では，鉛直方向の流速が 10mm/min 程度になっている。

これは根による選択流が解消され，水平方向に浸透が広が

ったと考えられる。また，12min，15min における模型断面

を図 5 に示す。これより，根の間に残留していた間隙空気

が徐々に圧縮される様子が確認された。 

 

(2) 透気排水条件における浸透挙動 

Case2 から Case7 における体積含水率の経時変化を図 6

に示す。また，No.4 の体積含水率が 10%に到達する時間を

図 7 に示す。 

底面が透気排水条件における浸透挙動の違いを把握す

るために Case2，3，4 を実施した。Case2（根なし）と Case3

（間隔 50mm）では大きな違いがみられなかった。一方， 

Case4（間隔 30mm）では，水分計 No.2，4 の体積含水率が

上昇し始める時間が Case 2（根なし），Case3（間隔 50mm）

と比べて遅い。これは根の側面に集水され選択流を生じる

 

図 3 模型断面における浸透流の様子 
 

 
図 4 鉛直方向における浸透流速の経時変化 

 

 
図 5 間隙空気が圧縮される様子 

 

 

図 6 体積含水率の経時変化 

 
図 1 実験模型概略図及び水分計の設置位置 

 

 

図 2 実験に用いた豊浦砂の粒度分布 
 

表 1 実験ケース一覧 
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ことで鉛直方向に浸透した後，根の先端から水平方向に浸

透が広がったことによる界面の形成が要因だと考える（図

8 参照）。ただし，ここでの界面とは水平方向に一面的に浸

透が広がっていることを意味する。特に No.2 ではゆるや

かな上昇になっている。これは選択流によって急激に水が

浸透したことで，土中に存在する間隙空気が底面から排気

できなかった。それにより，間隙空気は根の間を通過し，

地表面から排気されようと上方に移動するが，水平方向へ

の浸透による水の界面が No.2 付近で形成される。そして，

間隙空気が排気されにくくなり，一時的に圧縮され，時間

経過とともに排気されたと考えられる。また，図 7 より

Case4（間隔 30mm）における No.4 の体積含水率が 10%に

到達する時間は，Case 2（根なし），Case3（間隔 50mm）よ

りも約 8min 遅くなっている。これも先の現象と同様に，

根の先端で形成された界面により水と間隙空気の入れ替

わりが容易に行われなかったため，浸透速度が遅くなった

と考えられる。 

Case3（間隔 50mm），Case4（間隔 30mm）で浸透速度に

違いが表れた要因は根の間隔だと考えられる。Case3（間

隔 50mm）と Case4（間隔 30mm）の両ケースにおいても根

に集水される形で選択流が生じる。しかし，Case3（間隔

50mm）の方が単位面積あたりの浸透流量は少ない。ここ

で，乾燥砂での急激な浸透は容易に進まないという報告も

ある 3)。よって，間隙空気が底面から排気されやすい状況

であると言える。また，根の間隔が大きい場合，上方に間

隙空気が通過できる面積が大きい。つまり，Case3（間隔

50mm）においても界面は形成されるが，間隙空気が底面

あるいは地表面に排気されやすい状態であると言える。し

たがって，Case3（間隔 50mm）では，水と間隙空気の入れ

替わりが容易となり，浸透速度が速くなったと考えられる。 

 

(3) 不透気非排水条件における浸透挙動 

 次に，底面が不透気非排水条件における浸透挙動の違い

を把握するために実験 Case5，6，7 を実施した。Case5（根

なし）が Case6（間隔 50mm），Case7（間隔 30mm）と比較

して最も浸透速度が速い結果となった。また，Case6（間隔

50mm）と Case7（間隔 30mm）では大きな違いがみられな

かった。両ケースで No.2 はゆるやかな上昇になっている。

これは図 8 に示したように，浸透による界面が No.2 付近

で形成されていたため，間隙空気が圧縮され，時間経過と

ともに排気されたと考えられる。また，図 6 より Case6（間

隔 50mm），Case7（間隔 30mm）における No.4 の体積含水

率が 10%に到達する時間は，Case5（根なし）よりも約 10min

遅くなっており，根の先端で形成された界面により水と間

隙空気の入れ替わりが容易に行われなかったため，浸透速

度が遅くなったと考えられる。 

 

(4) 底面条件と模擬根系の間隔による浸透挙動 
上記より，底面の透気排水条件によって根の間隔が浸透

挙動に影響を与えることが確認できた。根の間隔が 50mm

で底面の透気排水条件が異なる Case3 と Case6 を比較す

る。Case3（透気排水）では間隙空気の影響を受けず浸透し 

たが，Case6（不透気非排水）では間隙空気が圧縮され，結

果が異なった。これは，底面から排気される間隙空気の量 

に起因すると考えられる。底面が不透気非排水の場合，間

隙空気は地表面からのみ排気される。その際，根の側面に

は選択流が生じているため，根の先端で形成される界面の

影響で排気されにくい。よって不透気非排水条件では，界

面の影響により鉛直上向きに排気される空気の抵抗力が

大きくなり，浸透速度を遅らせると考えられる。 

 
3．三次元浸透流 FEM 解析による考察 

 

3.1 三次元浸透流 FEM 解析の概要 

本章では，根による選択流と界面の形成を確認するため

に，3D-Flow による三次元浸透流 FEM 解析を実施した。 

 

図 7 土壌水分計 No.4 の体積含水率が 10%に到達する時間 
 

図 8 現象の想定図 
 

 
図 9 解析モデルの断面概要図 

 
表 2 解析ケース一覧 
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数値計算には VG モデルを搭載し不飽和浸透流計算が可

能である，地層科学研究所 GEOSCIENCE の 3D-Flow 三次

元飽和・不飽和浸透流解析ソフトを用いた。解析モデルを

図 9 に示す。試料は実験と同様で透水係数 k=0.123mm/s の

豊浦砂とした。また，模型実験結果から根により選択流が

生じることが明らかになっている。そのため，直径 3mm，

長さ 150mm の根は，選択流を生じさせるために透水係数

を k=1.00 mm/s とした。モデル側面は非排水境界，底面は

排水境界とした。降雨強度 36mm/s の雨量を与え，定常解

析を実施した。根の間隔を変えた解析ケース一覧を表 2 に

示す。ただし，本解析では水の浸透のみに着目しており，

間隙空気の挙動は考慮できていない。 

 

3.2 解析断面のコンター図による検討 

 図 10 に解析断面の流速コンター図を示す。case1（根

なし）では一定の流速で浸透している一方，根を挿入

し，高い透水係数を与えた case2（間隔 50mm），case3

（間隔 30mm）では，根に沿って鉛直方向の選択流が生

じている。また，地表面から 150mm 地点（根の先端）を

境界に浸透流速が異なっており，その境界で流速分布に

よる波形が形成されている。これは，根の先端からは浸

透流が水平方向にも広がるが，根が複数本存在すること

で，浸透流が干渉するためだと考えられる。 

次に case2（間隔 50mm）と case3（間隔 30mm）で比較

する。case2（間隔 50mm）の波形の波長および振幅の方

が大きいことから，流速分布による波形が形成する界面

が不安定化するといえる。ここでの界面が不安定化する

とは，選択流によって生じた根の先端における浸透流速

の差が時間とともに大きくなることを意味する。また，

浸透流速が小さいと浸透流量も少なくなることから，浸

透流速が小さい領域は他領域と比べて圧力が小さくな

る。つまり case2（間隔 50mm）では，時間とともに圧力

の小さい領域が広がっていくといえる。 

ここで間隙空気が存在する時，間隙空気は圧力の小さ

い領域から排気されると考えられる。したがって，根の

間隔が大きい方が間隙空気は排気されやすくなる。そし

て，水と間隙空気の入れ替わりが容易に行われること

で，浸透速度は速くなる可能性が考えられる。 

4．まとめ 

 

本研究では，地盤内への降雨浸透における選択流と根の

影響を明らかにするために，模型実験および数値解析を実

施した。その結果，以下の知見が得られた。 

1) 模型実験から，根によって鉛直方向に浸透する選択

流が生じ，その選択流が根の先端では解消され，浸透

が水平方向に広がることが確認できた。それにより，

根の先端で界面が形成され，その界面は間隙空気の

排気を妨げる働きをするが，特に根の間隔が小さい

場合では，この働きが顕著となるため，底面の透気排

水条件に関わらず，間隙空気が圧縮され，浸透速度が

遅くなった。一方，根の間隔が同じ場合でも底面の透

気排水条件により浸透速度が異なったケースから，

浸透には間隙空気の影響が大きいことが確認できた。 

2) 数値解析から，根の先端を境界に浸透流速が異なり，

その境界で波形をなす界面を形成することが確認で

きた。そして，その界面は根の間隔が大きい方が不安

定化し，時間とともに圧力の小さい領域が広がって

いく。それにより，間隙空気は排気されやすくなるこ

とで浸透速度が速くなる可能性が示唆された。 

以上のように，模型実験と数値解析から根が存在するこ

とで生じる選択流が浸透速度に影響を与えることが確認

できた。今後は，数値解析において非定常解析を実施し，

界面の不安定化に対して検討を深めるとともに，間隙空気

の影響を取り入れることで，根が地盤浸透に与える影響に

ついてのメカニズム解明と定量的評価を目指す。 

 

参 考 文 献 

1) 国土交通省河川局治水課，河川堤防設計指針，2007. 

2) 前田健一，柴田賢，馬場干児，小林剛，桝尾孝之，尾畑功：

模擬堤防土槽実験によるエアブローの確認と数値解析，河

川技術論文集，Vol.18，pp.305-310，2012. 

3) 小林剛，前田健一，齊藤啓，伊藤嘉，阿部知之：河川堤防材

料の浸潤挙動に及ぼす降雨強度及び浸潤速度の影響とモニ

タリング手法の比較，河川技術論文集，Vol.19，pp.69-74，

2013. 

 
図 10 解析断面の流速コンター図 
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止水矢板周りのパイピング現象における地盤侵食過程と流れの観察 

Observation of erosion process and flow during piping phenomenon around a sheet pile 
 

 

夏目将嗣 1，岡本隆明 2，小高猛司 2，李圭太 3， 
 

1 名城大学大学院・理工学研究科社会基盤デザイン工学専攻 

2 名城大学・理工学部社会基盤デザイン工学科 

3 日本工営・コンサルティング事業統括本部／名城大学特任教授 

 

概   要 
近年，河川堤防や河川構造物において地盤と構造物，あるいは地盤内の地層境界等の透水性のギャップに

より発生するパイピング現象が懸念されており，発生した水みち内における流速の大きな流体が周辺地盤

を侵食し，水みちがさらに拡大・進展していく過程を地盤，流体双方から実験的に示すことが重要である。

そこで本論文では，屈折率マッチング法により透明化させた地盤を用いた 2 次元止水矢板浸透破壊実験に

よって上流側と下流側の水位差によって止水矢板周辺に発生するパイピング現象における地盤内部の侵食

過程とその際の流体の挙動の観察を行った。また，2 次元浸透流解析を行うことで，実験において観察さ

れた現象を解析的に明らかにすることを試みた。その結果，上下流の水位差によって地盤がボイリングに

至る過程において，下流側矢板近傍に高い鉛直動水勾配が集中し水みちの発生および地盤変状を起こした

後，その地盤変状を起点として水みちが下流側から上流側へと連通し，激しいパイピング現象に至ること

を明らかにした。 

 

キーワード：パイピング，矢板，2 次元模型実験，屈折率マッチング法 

 

 

1. はじめに 

 

2022 年 5 月に愛知県豊田市の取水施設である明治用水

頭首工でパイピング現象による大規模な漏水が発生し，大

修繕工事に発展している。河川堤防においても，高透水性

基礎地盤に起因するパイピング現象をトリガーとする堤

防損壊の危険性が指摘されている 1)。パイピング現象とは，

地盤と構造物，あるいは地盤内の地層境界等の透水性のギ

ャップが大きい部分で発生する水みちが連通した，あるい

は連通しつつある状況を言うが，この際の水みちの発生か

ら拡大・進展，さらに水みちが連通することによって生じ

るパイピング現象に至るまでの過程において，地盤ならび

に流体の挙動の詳細は明らかでない。そこで，止水矢板と

地盤材料との境界に発生すると考えられるパイピング現

象を観察するために 2 次元止水矢板浸透破壊実験を行う。

止水矢板周辺における浸透破壊についてはこれまで様々

な知見が得られている例えば 2)-5)。しかし，浸透破壊のパイ

ピング現象における流体を高精度に捉え，流体の挙動を詳

細に示したものは少ない。そこで本論文では，屈折率マッ

チング法を用い，地盤を透明化させることで模型の壁面に

影響を受けない地盤内部の侵食過程における流体の挙動

を正確に捉え，パイピング現象における，発生した水みち

において流速の大きな流体が地盤を内部侵食し，さらに水

みちが拡大・進展していくプロセスを地盤・流体双方から

実験的に示す。加えて浸透流解析を行い，実験から明らか

になった地盤の変状及び流体の挙動を解析的に明らかに

する。 

 

2. 2 次元止水矢板浸透破壊実験 

 

2.1 屈折率マッチング法の概要 

屈折率マッチング法とは，対象物の屈折率と対象物を流

れる流体の屈折率を近づけることで，本来直接見ることの

できない内部の断面を可視光のもとで観察可能とする手

法である。光は，屈折率の変化しない均一な物体内を進む

場合，直進を続けるため，地盤材料と間隙流体の屈折率を

近づけることによって異なる 2 つの物質を通っても屈折

することなく直進することができる。この原理を用いて地

盤材料と間隙流体を透明化させることで地盤内を流れる

流体の可視化を行う。 

 本論文では，屈折率マッチング法を用いるために地盤材

料に石英ガラス（以下，石英と記す），間隙流体にヨウ化

ナトリウム溶液を用いる。石英とヨウ化ナトリウム溶液の

物性値を表 1 に示す。石英のもつ固有の屈折率は 1.458 で

あり，ヨウ化ナトリウム溶液は，濃度によって屈折率を変

化させることができる。精製水にヨウ化ナトリウムを混ぜ

第35回中部地盤工学シンポジウム 
【講演番号1-3】
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て濃度調整を行うが，ヨウ化ナトリウム溶液の屈折率が

1.458 になる時の質量パーセント濃度は 54.1%であり，こ

の時のヨウ化ナトリウム溶液の比重は 1.67 であった。ま

た，ヨウ化ナトリウム溶液は，空気中に放置するとヨウ素

が遊離し褐色に変化してしまうため，少量のチオ硫酸ナト

リウムを混ぜることで無色に戻す処理を行った溶液を使

用して実験を行った。屈折率を 1.458 に調整したヨウ化ナ

トリウム溶液と石英を使用し，横 100mm，高さ 100mm，

幅 100mm のアクリル槽内に溶液を張り，石英を水中落下

させ，高さ 50mm になるように土層を作製した様子を写真

1 に示す。写真 1(b)は，アクリル槽を上面から観察したも

のであり，屈折率マッチング法を用い，土層を透明化させ

ることでアクリル槽の下に記載した文字が認識できるほ

どの透明度になることがわかる。石英の粒子の周りには多

くの気泡が付着しており，気泡は，地盤材料および間隙流

体と屈折率が異なるため，土層を作製した際に写真 1 で示

すように気泡が存在する部分の透明度が下がってしまう。

特に写真 1(a)のようにアクリル槽を側面から見た際に奥

行方向に気泡が多く重なっている領域は著しく透明度が

落ちるため，地盤内部の様子を観察することは難しくなる。

そこで，気泡の影響を小さくするために石英に対し脱気処

理を行った。写真 2 には，脱気処理を行った石英を使用し，

作製した土槽の様子を示しており，脱気処理を行わなかっ

たものと比較すると気泡の影響が小さくなり，透明度を上

昇させることができることがわかる。 

 

2.2 実験概要 

 前述の手法で地盤を作製し，止水矢板周辺で発生するパ

イピング現象を観察するために 2 次元模型実験を行った。

図 1に模型実験装置の諸元，表 2に模型地盤の諸元を示す。

模型地盤の飽和度を高めるために，あらかじめヨウ化ナト

リウム溶液を張ったアクリル水槽に，粒子表面から極力脱

気処理を行った石英を少量ずつ液中落下させて模型地盤

を作製した。この時の止水矢板の根入れ深さは 70mm，地

盤の間隙比は 0.7 となっている。止水矢板の右側を上流，

左側を下流とし，上下流とも水位を地表面から 30mm の位

置で保った状態から下流側の水位を一定に保ったまま，上

流側の水位のみを 20 秒間で 25mm の割合で上昇させ，ボ

イリングが発生してから地盤の変状が停止するまで観察

を行った。また，地盤内の粒子の挙動を視覚的に明らかに

するために，止水矢板周辺に油性の塗料で着色した石英粒

子を図 1(b)と(c)に示すように縦横 10mm 間隔で配置した。

2 次元模型実験では，アクリル水槽の壁面の影響を大きく

受けるため，アクリル表面からだけでは実際の現象を正確

に観察することが難しいことから，着色した粒子はアクリ

表 2 地盤の諸元 

地盤材料 間隙率 透水係数(m/s) 

石英(0.75mm~2.0mm) 0.7 1.39×10-3 

図 1 模型実験装置の諸元 

(a) 全体図 

(b) 粒子配置図_上面 

(c) 粒子配置図_側面 

写真 1 屈折率マッチング法による透明地盤

(a) 側面 (b) 上面 

(a) 側面 (b) 上面 

写真 2 脱気処理を行った石英を使用した透明地盤 

地盤材料 屈折率 比重 

石英 1.458 2.2

ヨウ化ナトリウム溶液 
1.458 

(質量パーセント濃度 54.1%) 
1.67 

水 1.333 1.0

表 1 石英とヨウ化ナトリウム溶液の物性値 
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ル水槽の奥行き中心部に配置することにより，壁面による

影響が極力少ない状況で観察を行った。 

 

2.3 模型地盤の変状の進展過程 

写真 3 に模型地盤の変状の進展を示す。上流側と下流側

の水位差によって，下流側の地盤が徐々に隆起し，地表面

に向かって押し流されていく。一方で，上流側の地盤材料

では，吸出しによって地表面が低下していき，止水矢板の

下端に到達すると一気に下流側への流動が発生する。この

地盤侵食現象において，下流側矢板下部の粒子が鉛直上向

きに動き始める過程を Phase1，上流側矢板下端に配置した

粒子が下流側へ流れはじめ，下流側の矢板によって鉛直上

向きに移動する過程を Phase2，上流側の地表面が矢板下端

に達し，激しいパイピング現象が発生する前後の過程を

Phase3 とする。Phase1 と 2 の模式図を図 2 に示す。 

 

3. 画像解析による流れの計測 

 

模型実験によって取得した動画に対し，画像処理ソフト

ウェア ImageJ を用いて画像解析を行った。着色した粒子

を一つ選び 1/60s ごとに粒子の位置をプロットすることで

水位上昇による止水矢板周辺の水みちの発生から拡大・進

展およびボイリング発生までの各 Phase における粒子の軌

跡とその粒子の移動速度を特定する。画像解析から得られ

た各 Phase における粒子の軌跡と代表流速を写真 4 および

図 3，各 Phaseから得られた粒子の代表流速を表 3に示す。 

Phase1 では，地表面から約 50mm，60mm の位置に配置

した下流側矢板近傍の粒子から鉛直上向きに微量に動き

だし，地盤の変状が発生し始めている。その後，矢板下部

の粒子が上向きに上昇するのに伴い，下流側における周辺

の地盤も水面へと押し上げられている。また，この時，着

色粒子は，矢板に沿って鉛直上向きに移動しており，水平

方向にはほとんど移動していないことが粒子の軌跡から

わかる。Phase2 では，上流側矢板下端に配置された粒子が

下流側へ流された後，Phase1 と同様に止水矢板に沿って下

流側を鉛直上向きに移動している。地表面から深さ約

70mm の止水矢板下端に配置した 2 つの粒子が止水矢板下

端を移動する際に，他の粒子よりも相対的に大きな速度で

下流側へ流されている。これは，Phase1 の微量な地盤変状

によって止水矢板周辺に水みちが形成され，その後の水位

上昇によって下流側で形成された水みちが止水矢板に沿

って上流側へ向かって拡大したためと考えられる。図 3 に

示す着色粒子の移動速度を表すグラフでも，Phase2 では，

(a) Phase1：水位差 30mm 

(b) Phase2：水位差 40mm 

図 2 Phase1 と 2 の模式図 

写真 3 模型地盤の変状の進展 

(a) 水位差 30mm：下流側矢板近傍における粒子移動開始

(b) 水位差 40mm：矢板下端における粒子移動 

(c) 水位差 55mm：パイピング現象発生 
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Phase1 よりも大きな流速が矢板周辺で計測されており，特

に追跡した粒子が止水矢板の真下を移動している 0.1s か

ら 0.5s の間に粒子の移動速度が大きくなっていることが

わかる。その後も水位を上昇させ続けることで Phase1，

Phase2 で発生，拡大した水みちがさらに進展していき，上

流側の粒子の流動が活発化していく。Phase3 では，上下流

の水位差が 55mm になり，上流側の地表面が矢板下端に到

達すると下流側で発生していた水みちが上流側まで一気

に連通し，激しいパイピング現象が発生する。上流側と下

流側の水位差によって下流側矢板周辺の地盤内の間隙水

圧が上昇し，有効応力が低下することで不安定になった地

盤材料に対し，大きな流速が作用することで，下流側の地

盤材料の隆起・流動・盤膨れが促進され，それに伴い上流

側の地盤材料が止水矢板を潜り込むようにして下流側へ

と流動していく。写真4(c)に示すように，Phase3において，

上流側下部の止水矢板から水平に 30mm ほど離れた粒子

を追跡すると，止水矢板の周囲をこれまでにない程，大き

な速度で流れていくことがわかる。また，図 3 の粒子移動

の速度を示すグラフでは，追跡している粒子が上流側から

止水矢板に近づくにつれて徐々に移動速度が速くなって

おり，追跡開始から約 1 秒前後において粒子が止水矢板の

真下を流れているときに，止水矢板下端に大きな流速が集

中していることがわかる。今回の模型実験では，着色した

石英粒子の軌跡を追っているために，流体そのものの流れ

を追っているわけではないが，追跡した粒子の速度は後述

するダルシー流速を大きく上回り，かつ，各 Phase におけ

る水位上昇に伴う地盤の変状によって大きく変化してい

ることから，おおよその流体の流れが求められていると考

えている。 

模型実験から得られた動水勾配と地盤の透水係数から

得られる止水矢板周辺での地盤内流体のダルシー流速は

0.051(cm/s) であり，表 3 に示す流体の流速とは大きく異

なる。矢板周辺での水みちの発生により，地盤内の間隙を

流れるダルシー流速よりも大きな流速が発生し始めるこ

とで，水みちの拡大・進展が促進されていくと考えられる。  

以上のように，屈折率マッチング法を用いて地盤を透明

化させ，特定の粒子を追跡することで，地盤を内部侵食す

る際の流体の挙動とおおよその速度が画像解析から明ら

かになった。 

 

4. 2 次元浸透流解析 

 

4.1 解析概要 

本論文の模型実験の結果を浸透流解析でシミュレーシ

ョンを行い，模型実験得られた止水矢板周辺における地盤

変状と流体の挙動を数値解析の観点から検討する。 

本論文では，上下流の水位差による止水矢板周辺で発生

するパイピングおよびボイリング現象における，動水勾配，

流速ベクトルを正確に把握するため，飽和―不飽和浸透流

解析コード UNSAF（Unsaturated-Saturated Analysis program 

by Finite element method）を用いた。 

写真 4 各 Phase における着色粒子の速度 

(a) Phase1 

(b) Phase2 

(c) Phase3 

表 3 各 Phase における平均流速，最大流速 

図 3 各 Phase における流速 

実験値 平均流速[cm/s] 最大流速[cm/s] 

Phase1 0.66 4.37 

Phase2 4.54 18.36 

Phase3 8.78 45.28 
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解析モデルの境界条件を図 4 に示す。初期段階では上下

流に水頭 200mm を与え，その後，上流側の水位を 20s で

55mm 上昇するように水頭を与えた。また解析領域におけ

る透水係数は模型実験の実験値を使用し，計算時間は 30

秒間とした。 

4.2 解析結果 

浸透流解析から得られた鉛直動水勾配の分布を図 5，流

速ベクトルを図 6 に示す。図 5 で示す鉛直動水勾配の分布

図では，以下の式で示す Terzaghi による限界動水勾配（ic 

=0.196）を超える領域を黄色で示している。 

( 1) / (1 ) (( / ) 1) / (1 )c s s ri G e e            (1) 

ここで，
ci ：限界動水勾配，

sG ：水に対する土の比重，

e ：間隙比，
s ：土粒子の密度(g/cm3)，

r ：ヨウ化ナト

リウム溶液の密度(g/cm3)である。 

図 6 の鉛直動水勾配の分布図では，上流側の水位を上昇

させてから 10s，水位差が 27.5mm になった時に地表面か

ら 60mm の下流側矢板の下部において限界動水勾配を超

える鉛直動水勾配が発生しはじめ，その後も，上流側の水

位上昇に伴い，初めに限界動水勾配を超えた点を中心に限

界動水勾配を上回る領域が広がっていることがわかる。図

5 で示す流速ベクトル図では，水位上昇に伴い上流側では，

鉛直下向きに，下流側においては，鉛直上向きの流速ベク

トルが大きくなっていく。また，どの水位差の時でも止水

1s 水位差：2.75mm 5s 水位差：13.75mm 10s 水位差：27.5mm 

15s 水位差：41.25mm 20s 水位差：55mm 

図 5 鉛直動水勾配分布 

図 4 浸透流解析の境界条件 

図 6 流線ベクトル 

(a) 流線ベクトル_全体図 (b) 10s 水位差：27.5mm (c) 20s 水位差：55mm 

- 15 -



矢板の下端部へ近づくにつれて流速ベクトルが大きくな

っていることから，上流側の水位上昇によって止水矢板の

下端部には，常に周囲の領域と比べて相対的に大きな流速

で流体が流れていることを示している。 

これら解析結果と先述の模型実験結果を対比して考察

する。模型実験において，Phase1 では，上下流の水位差

が 30mm に達したとき，地表面から約 50，60mm の位置に

配置した下流側矢板近傍の粒子が鉛直上向きに動きはじ

める現象が確認された。一方，本節の浸透流解析において

は，上流側の水位を上昇させて水位差が 27.5mm になった

時に地表面から 60mm の下流側矢板近傍での鉛直動水勾

配が限界動水勾配を超えた。したがって両者の一致度は極

めて高く，上下流の水位差によって下流側矢板端部周辺に

おける鉛直動水勾配が限界動水勾配を超えた領域におい

て，模型地盤のわずかな変状に伴い水みちが発生したと考

えられる。また，浸透流解析による流速ベクトルが示すよ

うに，矢板の下端部には，周辺領域と比べ相対的に大きな

流速が集中していることから，下流側矢板の下部において

鉛直動水勾配が限界動水勾配を超えることによって形成

された水みちが，矢板下端部に作用する大きな流速による

流体の内部侵食によって，水みちがさらに拡大・進展して

いくと考えられる。 

以上より，模型実験における上流側の水位上昇による水

みちの発生，拡大・進展，そして矢板上流側で徐々に発生

する吸い出しによる上流側の地表面低下が最終的に矢板

下端に到達した途端に，下流側で形成された水みちが上流

側まで一気に連通し，激しいパイピング現象が発生するま

での地盤変状と流体の挙動について，浸透流解析からも裏

付けることができた。 

 

5. 結論 

 

本論文では，屈折率マッチング法を用いた 2 次元浸透破

壊模型実験および 2 次元浸透流解析を通して，上下流の水

位差によって止水矢板近傍における水みちの発生，拡大，

進展，そして下流側の水みちが上流側まで連通することに

よる激しいパイピング現象の発生における地盤変状と流

体の挙動の観察を行った。 

 模型実験においては，屈折率マッチング法を用いること

で地盤を透明化させ，アクリル壁面の影響が少ない模型中

央部における地盤内部の侵食を観察できることを示した。

また，ImageJ による画像解析では，着色粒子の追跡を行う

ことで，上下流の水位差によって発生する地盤の変状及び

内部侵食と水みちの形成からパイピング発生までの過程

における流体の挙動を実験的に捉えることが可能である

と示した。2 次元浸透流解析からは，上下流の水位差によ

って下流側の矢板下部に限界動水勾配を超える鉛直動水

勾配が発生し，不安定になった地盤に対し周辺の領域より

も相対的に流速の大きな流体が作用していることが示さ

れ，これは模型実験及び画像解析から得られた水みちの発

生，拡大・進展，パイピング発生による地盤侵食現象と解

析結果が整合していることを示した。 

 本論文では，石英の粒子を追跡しているため，流体の挙

動とは厳密には一致しない可能性があるが，流体と比重の

等しい微粒のトレーサーを使用するなどして，さらに精度

よくパイピング現象における流れの可視化を行うことも

今後実施する予定である。 
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概   要 
令和 4 年 7 月 27 日，大雨による川の増水により愛知県安城市の半場川の右岸堤防（高さ約 2.6 メートル，幅約 10 メー

トル）が決壊した。令和 5 年 2 月の被災堤体の復旧工事にあわせて被災箇所における堤防の開削調査を実施し，現場密度

試験や現場透水試験等の現場調査ならびに室内力学試験用の試料採取を行った。開削調査の結果，川裏側に細粒分の多い

旧堤とみられる土層が存在し，川表側とは若干土質が異なることがわかった。現場透水係数も川表より川裏の方が低い傾

向が見られた。現場密度試験と室内締固め試験から算定される堤体の締固め度は川表と川裏ともに 83%であった。現地

採取した不攪乱供試体の三軸試験では，川表，川裏ともひずみ硬化する密詰め砂の力学挙動を示した。一方，再構成供試

体の三軸試験では，川表の試料では締固め度 90%相当に調整すれば不攪乱供試体と類似の密詰め砂の力学挙動を示すが，

川裏の試料で締固め度 90%相当の調整では，ひずみ軟化の力学挙動のみを示した。 

 

キーワード：河川堤防，決壊，開削調査，現場透水試験，力学特性，三軸試験 

 

 

1. はじめに 

 

河川堤防の質的検討にあたり，堤体盛土の締固め度，透

水係数およびせん断強度などの力学特性の評価は非常に

重要である。我々の研究グループでは，これまで様々な河

川堤防の堤体盛土について現場調査や室内試験に関する

研究を通して，堤体の現場透水係数や堤体土の力学特性を

適切に評価する手法の検討を行ってきた例えば 1)-4)。本論文

では，令和 4 年 7 月 27 日，大雨による川の増水により決

壊した愛知県安城市の半場川の右岸堤防（高さ約 2.6 メー

トル，幅約 10 メートル）を題材にして，令和 5 年 2 月の

被災堤体の復旧工事にあわせて実施した被災箇所におけ

る堤防の開削調査ならびにその後の室内試験の結果につ

いて示す。開削調査（写真 1）においては，堤体土質の観

察の他，現場密度試験，簡易動的コーン貫入試験，現場透

水試験，室内力学試験用の試料採取を行った。室内力学試

験では，乱した試料による締固め試験による堤体の締固め

度の把握，乱れの少ない試料（以下，不攪乱試料と呼ぶ）

による室内透水試験と現場透水係数との比較，乱した試料

と不攪乱試料を用いた三軸試験により，堤体土の力学特性

を把握した。また，平成 2 年に愛知県知立土木事務所（当

時）が半場川の決壊地点より下流域において，およそ 2km

の区間の堤防両岸においてボーリング調査と土質試験に

よる詳細な地質調査を実施していたため，本論文では，次

章において，その調査報告書 5)を整理した半場川周辺の地

質および堤体土を構成する土質について考察する。 

写真 1 半場川堤防開削断面 

第35回中部地盤工学シンポジウム 
【講演番号1-4】
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2. 半場川決壊箇所から下流部周辺の地質概要 5) 

 

調査報告書 5)には，半場川区間における改修が計画され

ている 5 か所の各橋梁の両岸で 2 孔ずつ実施した合計 10

孔のボーリング調査結果が示されている。下流側より坂下

橋（No.1 孔，No.2 孔），下渡瀬橋（No.3 孔，No.4 孔），西

海橋（No.5 孔，No.6 孔），丁拝橋（No.7 孔，No.8 孔），三

月田橋（No.9 孔，No.10 孔）の 5 橋である。図 1 の治水地

形分類図にボーリング調査位置を示す。決壊地点はボーリ

ング調査位置より上流側であり，三月田橋から約 600m 離

れた地点である。10 孔のボーリング柱状図より，表層に

0.20~3.0m の層厚で盛土層，その下位に 6.5~14.6m の層厚

で沖積層，それ以深には洪積層が堆積している。調査報告

書によれば，沖積層は洪積層上層の碧海層が堆積した後，

最終氷期にその碧海層を侵食して堆積していることから

沖積層の下面は緩やかな起状をなしているため層厚の変

化が大きくなっていると解釈されている 5)。本研究では河

川堤防の力学特性についての検討を行うため，河川堤防の

天端から河床部付近までの土層に着目する。 

図 2 に右岸側の No.1，3，5，7，9 孔のボーリング柱状

図，図 3 に左岸側の No.2，4，6，8，10 孔のボーリング柱

状図を示し，各柱状図の盛土部と基礎地盤における N 値を

記載した。ボーリング柱状図の色無の層は盛土部，黄層は

砂または砂質層，青層はシルト層を示す。なお，図中の堤

防高と河床高については，知立建設事務所が令和 3 年に実

施した測量結果をもとに最新の情報に更新した。 

はじめに堤体土の土質分類について述べる。両岸とも盛

土部は主にシルト質細砂～シルト混り細砂が主体となっ

ており，部分的に砂混りシルト，一部で礫混りシルトや砂

礫となっている。特に，No.4，9，10 などの盛土部で礫が

多く混じっていたが，堤体表層に敷設した砂利等が混入し

たものであると推測されている。盛土部の N 値は 0.8~5 程

度である。盛土部下位の堤体下層では，下流側の No.1～4

にはシルト質砂やシルト混り砂など砂や砂質主体の土層

が分布しているが，上流側の No.5～10 には砂混りシルト

や砂質シルトなどシルト主体の土層が分布している。N 値

は 0~3 程度であった。以上より，決壊地点の盛土部は N 値

0.8~5 程度のシルト質の砂，堤体下層は N 値 0~3 程度のシ

ルトで構成されていると推測できる。 

次に，図 2 の①, ②で示す位置で行われた粒度試験によ

り得られた粒径加積曲線を見ていく。図 4 に No.1 の①と

No.3 の①の粒径加積曲線，図 5 に No.5，7，9 の①,②にお

ける粒径加積曲線を示す。図 4 を見ると，2 つとも砂主体

で構成されており細粒分を約 30%含んでいる土であるこ

とが確認できる。図 5 で盛土部①と堤体下層②を比較する

と，堤体下層の方が細粒分を約 40%と多く含んでおり，透

水性が低くなっている傾向があると考えられる。また，図

4 の粒径加積曲線と図 5 の盛土部の粒径加積曲線を比較す

ると，ともに砂分約 60%，細粒分約 30%の粒度分布になっ

ていることが確認できる。図 6 に右岸の粒度分布をすべて

示すと，No.9-①を除きおおむね同様の粒度分布である。 

図 3 の①, ②で示す位置で行われた粒度試験により得られ

た粒径加積曲線についても見ていく。今回は，図 7 に全て

の試験箇所の粒径加積曲線を一つのグラフにまとめてい

る。先ほどと同様の視点で，下流側の No.2-①，②，No.4-

①と盛土部の No.6-①, No.10-①を比較すると No.4-①を除

きおおむね同様の粒度分布である。以上より，半場川堤防

の盛土部は半場川下流の坂下橋，下渡瀬橋の地表付近を掘

削して得られた土で構成されている可能性が考えられる。 

図 1  治水地形分類図（半場川流域） 

図 2  ボーリング柱状図（右岸） 

図 3  ボーリング柱状図（左岸） 
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3. 現場透水試験と室内透水試験 

 

3.1. 透水試験の概要と簡易動的コーン貫入試験 

 現場透水試験は決壊地点の開削断面の小段で実施した。

小段を川表 A（上流側），川表 B（下流側），川裏 A（上流

側），川裏 B（下流側）の 4 地点に分け，各地点について

マリオットサイフォンを用いた JGS-1316 による方法（以

下 1316 法と称す）と，水道メーターを用いた方法（1316

法と同寸法の試験孔を用い，定常状態となるよう水量を調

節して水位を一定に保持し，水道メーターにより注水量を

計測する方法，以下 WMPT 法と称す）例えば 4）で現場透水

試験を実施した。低透水のため WMPT 法で計測が困難で

あった場合は，試験孔のケーシング部分を用いた変水位法

により実施した。川表 B，川裏 B では，水置換法による現

場密度試験も実施した。各試験孔について，川表と川裏で

堤防横断方向に 200cm，AとBで堤防縦断方向に 80～90cm

程の間隔をあけた。試験孔は，特性の鋼製ガイドリング（深

さ 15cm，直径 30cm，）を使用して直径 30cm，深さ 40cm

に整形し，底部に市販のバラス砕石を敷き詰めた。 

 室内透水試験は，現場透水試験を行った試験箇所近傍そ

れぞれ 2 箇所ずつから採取した不攪乱試料を用いて実施

した（川表 A-1，川表 A-2 のように表記）。具体的には，内

径約 10cmの市販の塩ビ管を高さ約 19cmに切断した上で，

片側先端を刃先に加工して簡易サンプラーとし，丁寧に地

面に押し込んで採取した 6)。採取試料は一旦凍結させてか

らモールドから脱型し，内径 15cm の透水試験用のモール

ドと供試体外周の間をベントナイトで充填して透水試験

を実施した。川表 A-1，川表 A-2，川表 B-1，川表 B-2，川

裏 B-1 は定水位条件で透水試験を実施し，低透水により定

水位条件で試験ができなかった川裏 A-1，川裏 A-2，川裏

B-2 は変水位条件で透水試験を行った。 

図 8 は現場透水試験を実施した試験孔 B での採取試料

の粒度分布，図 9 は室内透水試験の実施後試料の粒度分布

を示す。川裏においては，室内試験の試料の方が細粒分含

有率約 40%とやや高めであった。川表においては，採取場

所によって多少ばらつきはあるが，室内試験の方が細粒分

含有率約 20%前後と細粒分がやや少ない傾向が見られた。

また，どの試験箇所も礫まじり細粒分質砂や細粒分まじり

礫質砂に大方分類される。川表と川裏で比較をすると，川

表は砂分含有率 60~70%と比較的砂分が多く，川裏は細粒

分含有率 40%と比較的細粒分を多く含んでいる。 

 また，開削断面において，簡易動的コーン貫入試験も実

施した。写真 1 に，天端中央部（黒線）と川表側法面（赤

線）の 2 カ所の実施地点を示した。川表法面は天端から深

度 130cm の位置から貫入した。写真 1 内には地盤深度と

Nd 値の関係も示した。黒線で示す天端からの貫入試験では，

深さ 0～100cm にかけて Nd=10～20 回であったが，100～

300cm にかけて Nd=7，8 付近に減少した。その後は，300cm

あたりで Nd=20 付近まで増加した後，深度に伴い徐々に

Nd 値は減少した。所々Nd 値が突出した部分は礫当たりの

可能性も考えられる。赤線で示す天端より 130cm 以深の

貫入試験結果では，深さ 200cm あたりまでは Nd=3 以下で

あるが，250cm あたりで Nd=10 まで上昇した後 300cm に

かけて Nd=4 以下に減少。その後 350cm 以深は Nd=5～15

付近を示し，定まらない値となる。この 2 つを比較すると，

堤体がある深さ 250cm 付近までは同じ傾向であるが，そ

れ以深の基礎地盤では異なる傾向を示した。 

図 4 粒度分布（No.1，3） 

図 5  粒度分布（No.5，7，9） 

図 6  粒度分布（No.1，3 と 5，7，9 の比較） 

図 7  粒度分布（No.2，4，6，8，10） 
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3.2. 透水試験結果 

 現場透水試験結果および室内透水試験結果をそれぞれ

表 1 および 2 に示す。表には，試験後の試料で粒度試験を

して得られた 20%粒径𝐷ଶ଴を用いて Creager 法による透水

係数の推定値も示した。ただし，粒度試験の未実施や高い

細粒分含有率により，𝐷ଶ଴粒径が不明で透水係数が算出で

きない試験試料もあった。表 1 の現場透水試験結果に着目

する。川表 A，B では 1316 法と WMPT 法ともに 4 乗から

5 乗のオーダー，川裏 A，B では 6 乗のオーダーの透水係

数が得られた。ただし，川裏 A，B の WMPT 法では水が

入らず水道メーターでの調節が困難であったため，変水位

法で現場透水試験を実施した。また，川表 A の WMPT 法

は 11 時から，1316 法は 14 時半から実施したため，試験孔

周辺地盤の状態が変わったことなどが透水係数の異なる

原因となった可能性もある。以上より，試験法の違いによ

って値に多少の差異は見られたが，川表と川裏を比較する

と川裏の方が透水係数は低い傾向にある。これは図 8 の粒

度分布からも分かるように堤体材料の違いが影響してい

る。しかし，現場密度試験では，川表 B と川裏 B はいず

れも𝜌௧=1.80g/cm3 で同じ値であった。 

表 2 の室内透水試験結果に着目する。川表では 5 乗から

6 乗のオーダー，川裏では 5 乗から 7 乗のオーダーの透水

係数が得られ，川裏の方が川表より透水係数が低い傾向が

見られた。これは現場透水試験と同様の傾向である。 

表 1, 2 の Creager 法による透水係数に着目する。表 1 に

おける推定値では現場透水試験よりも 2 オーダーほど低

い透水係数が得られた。表 2 における推定値では室内透水

試験より低い透水係数の場合と高い透水係数の場合があ

り，大きくばらつきが見られた。これは，図 8，9 のよう

にいずれの粒径加積曲線も似た傾向を示しているが細粒

分含有率に大きく違いが見られるため，𝐷ଶ଴の値にばらつ

きが生じたことが原因だと考えられる。細粒分含有率の違

いが𝐷ଶ଴に大きく影響するため，Creager 法の透水係数の推

定値を利用する場合には，十分留意する必要がある。 

現場透水係数と室内透水係数，Creager 法による推定値

と 20%粒径𝐷ଶ଴の関係を両対数で整理したものを図 10 に

示す。現場透水試験の 1316 法と WMPT 法の傾向は大方一

致している。しかし，室内透水試験では同じ粒径の大きさ

であっても現場透水試験と比べて低い透水係数が示され

ていることが分かる。Creager 法における透水係数は広い

粒度の範囲で現場透水係数よりも小さく，ある程度の粗い

粒度になるまで一致しない。そして，ある程度の粗い粒度

を超えると現場透水試験よりも高い透水係数を示すよう

になることが分かる。以上の結果は，著者らが過去に実施

した各地での調査結果例えば 1)~4)においても類似する点があ

る。堤体の透水性の過小評価は，浸透に対しては危険側の

評価に繋がるため，室内試験や粒度から推定した透水係数

を過信すべきではないことに注意しなければならない。 

図 8  粒度分布（現場透水試験） 

図 9  粒度分布（室内透水試験） 

表 1  現場透水試験結果（*変水位法で透水試験を実施）

図 10  透水試験結果比較（川表） 

表 2  室内透水試験結果 
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4. 三軸試験による力学特性の評価 

 

4.1. 三軸試験の概要 

 現場透水試験を実施した川表，川裏の 2 か所でそれぞれ

不攪乱試料と乱した試料を採取した。不攪乱試料は川表，

川裏それぞれの地点でサンプリングした後に凍結させた

上で規定寸法（直径 50mm，高さ 100mm）に成型し，これ

を不攪乱供試体としてCUതതതത三軸試験を実施した。CUതതതത三軸試

験に用いた川表，川裏における不撹乱供試体の間隙比は

0.59~0.79，0.51~0.58 であり，川表では大きくばらつきが見

られた。乱した試料は自然乾燥させた後に初期含水比 10%

に調節した後，川表，川裏でそれぞれ所定の締固め度にな

るよう調節して突き固めた再構成供試体を用いてCUതതതത三軸

試験を実施した。再構成に使用した川表と川裏における乱

した試料の粒度分布は図 8 にすでに示した。 

また，各試料で締固め試験を実施した結果，川表の最適

含水比は 10.6%，最大乾燥密度 1.97g/cm3，川裏の最適含水

比は 11.8%，最大乾燥密度 1.90g/cm3 であった。そのため，

現地堤防の締固め度は，川表で 83.3%，川裏で 83.1%であ

った。再構成供試体による三軸試験は，現地の締固め度と

90%の 2 通りの供試体を作製して行った。 

 

4.2. 三軸試験結果（川表） 

 表 3，4 は，各試験における供試体の目標間隙比などの

諸元をまとめたものである。紙面の都合上示していないが，

CUതതതത三軸試験結果から軸差応力のピーク値または変相点を

参照した有効応力のモールの応力円を作成した。それぞれ

のモールの応力円から得られた強度定数を表 3，4 にまと

めて示す。図 11～16 にはCUതതതത三軸試験結果における有効応

力経路と軸差応力～軸ひずみ関係のグラフを示す。 

 図 11，12 の川表の再構成供試体における試験結果に着

目する。現地締固め度の有効応力経路では，軸差応力のピ

ークを示した後に塑性圧縮を伴うひずみ軟化挙動を示し

た。これは比較的緩詰な砂質土に見られる挙動である。表

3 に示す内部摩擦角φ’は 19.5°~24.7°と比較的小さく，

粘着力 c’は 0kPa であった。締固め度 90%の有効応力経路

では，せん断初期から高い剛性を発揮し，塑性膨張を伴う

硬化挙動を示しながら軸差応力のピーク値に達し，その後

緩やかなひずみ軟化挙動を示した。これは比較的密詰めの

砂質土にみられる挙動である。表 3 に示す内部摩擦角φ’

は 34.7°~35.8°と比較的高く，粘着力 c’は 0kPa であった。

川表側の再構成試料においては，締固め度 90%以上に相当

する密度であれば比較的高いせん断強度が得られた。 

 図 13 の川表の不撹乱供試体における試験結果に着目す

る。有効応力経路に着目すると，拘束圧の違いによって挙

動が異なることがわかる。これは表 4 に示すように，それ

ぞれの拘束圧で使用した供試体ごとに密度が異なること

が影響していると考えられる。再構成供試体の現地締固め

度と比較的近い拘束圧 50kPa における試験結果に着目す

ると，不撹乱供試体のほうが密詰め挙動となっている。再

構成供試体が一度乱して自然乾燥させてから締め固めて

作製した供試体であることが影響している可能性がある。

軸差応力のピーク値と変相点それぞれでモールの応力円

を整理して表 4 の強度定数を求めた。変相点で整理した場

合の内部摩擦角φ’は 21.2～28.9°と大きくばらついた。一

方，試験基準に基づき，軸差応力のピーク値で整理した場

合，内部摩擦角φ’は 28.9～33.1 と比較的ばらつきが小さ

く，再構成に比べて高い値となった。ただし，ひずみ硬化

する土質材料の強度定数を大ひずみ領域で評価すると，過

大評価する可能性があるために注意が必要である。 

表 3  供試体諸元（再構成供試体） 

表 4  供試体諸元（不撹乱供試体） 

図 11  CUതതതത三軸試験結果（川表，Dr=現地 83.3%） 

図 12  CUതതതത三軸試験結果（川表，Dr=90%） 

図 13  CUതതതത三軸試験結果（川表，不攪乱供試体） 
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4.3. 三軸試験結果（川裏） 

 図 14，15 の川裏の再構成供試体における試験結果に着

目する。現地締固め度の有効応力経路では，せん断初期に

弾性的な挙動を示した後に急激に塑性圧縮し，軸差応力の

ピーク値に達すると少し軟化する挙動を示した。表 3 に示

す内部摩擦角φ’は 11.3°~22.2°と非常に小さく，粘着力

c’は 0kPa であった。締固め度 90%の有効応力経路では，

せん断初期の弾性挙動がやや大きく，軸差応力のピーク値

は高くなるが，現地締固め度の供試体と似たような挙動を

示している。表 3 に示す内部摩擦角φ’は 22.4°~23.5°と

小さく，粘着力 c’は 0kPa であった。以上より現地締固め

度，締固め度 90%いずれにおいても低いせん断強度を示し

た。これは，川表に比べ細粒分が多く含まれていることが

影響していると考えられる。細粒分が多い堤体は低透水の

利点もあるため，より詳細な力学特性の把握が必要である。  

図 16 の川裏の不撹乱供試体における試験結果に着目す

る。有効応力経路では，それぞれの拘束圧ごとに使用した

供試体の密度に大きな違いが見られず統一性のある挙動

であった。せん断初期に塑性圧縮挙動を示し，変相後は正

のダレイタンシーの拘束によりひずみ硬化挙動を示した。

これは中密な砂質土にみられる挙動である。ただし，表 4

に示す内部摩擦角φ’は°31.9°とそれほど高くなく，粘着

力 c’は0kPaであった。物理特性が比較的近い締固め度90%

の再構成供試体の試験結果と比較すると，不攪乱供試体の

ほうが軸差応力のピークが高く，密詰めの挙動になってい

ることが分かる。これは，川表と同様の傾向である。 

 

5. まとめ 

 

 本論文では，決壊した半場川堤防において各種の現場調

査と室内試験を実施することで，堤防の力学特性の評価を

行った。その中で，試験方法や試料採取方法，締固め度に

よる力学特性の違いについても検討した。さらに，半場川

流域の地質調査結果 5)から半場川周辺の地質および堤体土

を構成する土質についてもまとめた。その結果，以下の知

見が得られた。 

① 地質調査報告書 5)から，決壊地点の盛土部は N 値 0~3

程度のシルト質砂，堤体下層は N 値 0.8~5 程度のシル

トで構成されていた。また，半場川堤防の盛土部は下流

域での掘削土で構成されている可能性が示唆された。 

② 透水試験結果から，川裏は川表よりも細粒分を多く含

んでおり，透水性が比較的低いことが明らかとなった。

また，室内透水試験と Creager 法による透水係数は現場

の透水係数よりも小さくなる傾向が示された。したが

って，堤体の透水性評価の際に注意する必要がある。 

③ CUതതതത三軸試験から，再構成供試体のせん断強度は不攪乱

に比べて低く評価された。その傾向は細粒分の多い川

裏側でより顕著であった。低透水性の利点も勘案しつ

つ，より詳細な力学特性の評価が必要である。 

④ 不撹乱供試体でCUതതതത三軸試験を行うと，同じ間隙比でも

再構成供試体に比べてやや高いせん断強度が得られた。 

本論文の調査結果は現時点において，当該堤防の決壊の

原因に踏み込むものではない。本調査においては，堤体川

表の土質が比較的細粒分は少なく，透水性も高いことが示

されたが，この結果は決壊箇所周辺堤防の川表法尻に，洗

堀や吸出しが原因と考えられる大小の陥没が複数確認さ

れたこととも関連する可能性もある。堤体土の浸潤時のせ

ん断強度の正確な評価を行うためには，別途，吸水軟化試

験例えば 7)を実施して検討する必要もあるため，今後実施す

る予定である。 
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図 14 CUതതതത三軸試験結果（川裏，Dr=現地 83.1%） 

図 15 CUതതതത三軸試験結果（川裏，Dr=90%） 

図 16 CUതതതത三軸試験結果（川裏，不攪乱供試体） 
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概   要 
液状化対策工法の一つとして知られるサンドコンパクションパイル工法は，地盤の密度を増大させる工法

であるが，施工時に噴射する空気が地盤内に取り込まれるため，地盤の飽和度を低下させる副次的な効果

も期待されている。一方で，液状化は緩い飽和砂地盤で生じるため，不飽和状態であっても緩い砂の繰返

しせん断挙動に注目した研究が多く，密な不飽和砂の繰返しせん断挙動に注目した研究はあまり行われて

いない。本研究では，相対密度 64%程度で中密な場合と相対密度 84%程度で密な場合の豊浦砂供試体に対

して，飽和度を 70～100%の範囲で系統的に変化させて，軸ひずみ振幅 1%の側圧一定・非排気非排水繰返

し三軸試験を行った。その結果，密な場合は飽和度が 94%程度に低下しただけで，飽和状態と比べて繰返

しせん断に伴う剛性低下が著しく抑制され，また飽和度が 79%と 69%の場合はほぼ同じ力学挙動を呈する

など，密な場合は中密な場合に比べて少しの飽和度低下で大きな改良効果が得られた。 

 

キーワード：繰返し三軸試験，飽和度，相対密度 

 

 

1. はじめに 

 

液状化対策工法の一つとして知られるサンドコンパク

ションパイル工法は，地盤の密度を増大させる工法である

が，施工時に噴射する空気が地盤内に取り込まれるため，

地盤の飽和度を低下させる副次的な効果も期待されてい

る1)。一方で，液状化は緩い飽和砂地盤で生じるため，不

飽和状態であっても緩い砂の繰返しせん断挙動に注目し

た研究が多く，密な不飽和砂の繰返しせん断挙動に注目し

た研究はあまり行われていない。 

本研究では豊浦砂を用いて，相対密度 64%程度の中程度

に密（以後，中密と称する）な供試体と，相対密度 84%程

度の密な供試体に対して，飽和度を 70～100%の範囲で系

統的に変化させて繰返し三軸試験を実施し，豊浦砂供試体

の密度と飽和度の違いが繰返しせん断挙動に与える影響

を調べた。 

 

2. 実験条件 

 

実験に用いた三軸試験機について，供試体下端では微細

多孔質膜2)を用いて水圧を，上端では撥水性のポリフロン

フィルターを用いて空気圧を，それぞれ独立して制御した。

体積変化は，二重セルシステムを用いて，内セルの水位変

化から算出した。実験手順は次の通りである。 

(1) 乾燥状態の豊浦砂をモールド内に投入後，木槌で打撃

することで密度を調整する。 

(2) 通水後に基底応力 20kPa で供試体を自立させて，背圧

上昇により飽和化させる。 

(3) 基底応力 100kPa で等方圧密を行う。 

(4) 基底応力を一定に保ったまま，空気圧の上昇によりサ

クションを作用させ，所定の飽和度まで低下させる。 

(5) 軸ひずみ速度 0.06%/min，軸ひずみ振幅 1%の変位制御

で，側圧一定・非排気非排水繰返しせん断を 20 回行う。 

本研究では構成モデルの改良／開発を見据え，供試体の

均質性を保つことを目的に，変位制御の繰返し三軸試験を

行った。表 1 は実験ケース一覧であり，実験手順(4)の終

了時（繰返しせん断直前）の状態量を示す。ケース「1-」

は相対密度 Dr が 64%程度の中密な場合，ケース「2-」は

Drが 84%程度の密な場合であり，ケース番号が大きくなる 

 

表 1 実験ケース一覧（繰返しせん断直前の状態量） 

ケース名 相対密度 Dr (%) 飽和度 Sr (%) 

1-1 56.3 100 

1-2 64.5 93.0 

1-3 64.2 89.5 

1-4 67.1 75.1 

2-1 85.8 100 

2-2 84.7 94.1 

2-3 83.5 86.8 

2-4 86.4 78.8 

2-5 84.4 68.8 

第35回中部地盤工学シンポジウム 
【講演番号1-5】
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ほど飽和度 Sr が低い条件となっている。飽和条件のケース

1-1と 2-1ではB値が 0.95以上であることを確認している。 

 

3. 実験結果 

 

図 1 は中密な場合の繰返し三軸試験結果を示す。飽和

条件のケース 1-1 および Srが 93.0%と 89.5%のケース 1-2

と 1-3 では，平均骨格応力 p’がゼロになっている一方で，

Srが 75.1%のケース 1-4 では p’はゼロにならず，液状化に

至っていない。ケース 1-1～1-3 では剛性がゼロ近くまで低

下しているが，ケース 1-4 では剛性の低下が抑えられてい

る。体積圧縮量はケース 1-4 で最も大きく，圧縮性が高い

空気が多いほど，繰返しせん断時に体積変化（圧縮）を許

容するため，p’の低下と剛性の低下を抑制できたことがわ

かる。 

図 2 は密な場合の繰返し三軸試験結果を示す。飽和条

件のケース 2-1 では液状化に至っているものの，中密な場

合とは異なり，Srが 94.1%のケース 2-2 においても p’はゼ

ロにならず，飽和条件のケース 2-1 と比べて繰返しせん断

に伴う剛性低下が著しく抑制されている。体積ひずみの結

果より，2.12%の圧縮ひずみが生じており，空気の高い圧

縮性の影響が大きいと考えられる。Srがさらに低いケース

2-3～2-5 の結果より，Srの低下に伴って p’の低下と剛性の

低下は抑制されているものの，中密な場合に比べてその度

合いは小さく，Srが 78.8%と 68.8%のケース 2-4 と 2-5 の

場合ではほぼ同じ力学挙動を呈している。体積ひずみにつ

いても，中密の場合に比べて，Srの低下に伴う体積圧縮量

の増加度合いが低い。図 3 と図 4 はそれぞれ中密な場合

と密な場合の繰返しせん断に伴う割線剛性の変化を示す。

この図からも，密な場合は中密な場合に比べて，Srが 94%

程度に低下するだけで繰返しせん断に伴う剛性低下が著

しく抑制されることがわかり，密な場合は少しの飽和度低

下で大きな改良効果が得られることが示唆される。 

 

4. おわりに 

 

本研究では，相対密度 64%程度で中密な場合と相対密度

84%程度で密な場合の豊浦砂供試体に対して，飽和度を 70

～100%の範囲で系統的に変化させて，軸ひずみ振幅 1%の

側圧一定・非排気非排水繰返し三軸試験を行った。その結

果，密な場合は飽和度が 94%程度に低下しただけで，飽和

状態と比べて繰返しせん断に伴う剛性低下が著しく抑制

され，また飽和度が 79%と 69%の場合はほぼ同じ力学挙動

を呈するなど，密な場合は中密な場合に比べて少しの飽和

度低下で大きな改良効果が得られた。ただし，密な砂で塑

性体積膨張が生じると，体積変化を許容しやすい条件，す

なわち飽和度が低い方がせん断強度・剛性が低くなり得る

と考えられる。今後は変位振幅を大きくした場合の実験を

試みるとともに，実験結果の数値シミュレーションを通じ

た構成モデルの改良／開発を行っていきたい。 
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図 1 中密な場合の繰返し三軸試験結果 

- 24 -



0 100 200 300 400
-100

0

100

200

300
軸
差
応
力

 q
 (

kP
a)

平均骨格応力 p' (kPa)

Sr = 100 %
Dr = 85.8 %

-1 0 1

0

1

2

3

軸ひずみ a (%)

体
積
ひ
ず
み

 
v 

(%
)

0 %
（飽和）

-1 0 1
-100

0

100

200

300

軸
差
応
力

 q
 (

kP
a)

軸ひずみ a (%)

 

0 100 200 300 400
-100

0

100

200

300

軸
差
応
力

 q
 (

kP
a)

平均骨格応力 p' (kPa)

Sr = 94.1 %
Dr = 84.7 %

-1 0 1

0

1

2

3

軸ひずみ a (%)

体
積
ひ
ず
み

 
v 

(%
)

2.12 %
（最大値）

-1 0 1
-100

0

100

200

300
軸
差
応
力

 q
 (

kP
a)

軸ひずみ a (%)

ケース2-1 ケース2-2 

0 100 200 300 400
-100

0

100

200

300

軸
差
応
力

 q
 (

kP
a)

平均骨格応力 p' (kPa)

Sr = 86.8 %
Dr = 83.5 %

-1 0 1

0

1

2

3

軸ひずみ a (%)

体
積
ひ
ず
み

 
v 

(%
)

2.21 %
（最大値）

-1 0 1
-100

0

100

200

300

軸
差
応
力

 q
 (

kP
a)

軸ひずみ a (%)

 

0 100 200 300 400
-100

0

100

200

300

軸
差
応
力

 q
 (

kP
a)

平均骨格応力 p' (kPa)

Sr = 78.8 %
Dr = 86.4 %

-1 0 1

0

1

2

3

軸ひずみ a (%)

体
積
ひ
ず
み

 
v 

(%
)

2.26 %
（最大値）

-1 0 1
-100

0

100

200

300

軸
差
応
力

 q
 (

kP
a)

軸ひずみ a (%)

ケース2-3 ケース2-4 

0 100 200 300 400
-100

0

100

200

300

軸
差
応
力

 q
 (

kP
a)

平均骨格応力 p' (kPa)

Sr = 68.8 %
Dr = 84.4 %

-1 0 1

0

1

2

3

軸ひずみ a (%)

体
積
ひ
ず
み

 
v 

(%
)

2.46 %
（最大値）

-1 0 1
-100

0

100

200

300

軸
差
応
力

 q
 (

kP
a)

軸ひずみ a (%)

 
ケース2-5 

図 2 密な場合の繰返し三軸試験結果 
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図 3 中密な場合の繰返しせん断に伴う割線剛性の変化 
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概   要 
近年，地盤改良の方法として，高分子材料の添加による方法も行われるようになった。高分子材料によ

る改良については砂，シルト，粘土の改良効果の検討に関する研究が実施されていることが多い。しかし，

実際の地盤構造物では，礫から粘性土まで含むようないわゆる中間土で造成されることがほとんどである。

また，三軸圧縮試験を実施し詳細な力学特性を把握している研究は少なく，高分子材料により改良された

土構造物の性能照査のためには，力学挙動の把握が必要となる。以上のことから本報では，中間土として

真砂土を対象に，バイオマス由来の高分子による改良を行い，各種室内試験を通して改良土特性の把握を

行った。その結果，未改良の物と比較して，液性限界や塑性限界が大きくなった。また，標準圧密試験にお

いて圧密降伏応力が大きくなり，三軸圧縮試験において塑性膨張を伴う硬化が顕著となり最大軸差応力が

大きくなるなど，過圧密土のような挙動を呈するようになり，改良効果が得られた。 

 

キーワード：改良土，中間土，段階載荷圧密試験，三軸圧縮試験  

 

 

1. はじめに 

 

現在，地盤改良工法として，セメントなどのカルシウム

系材料が，土木工学において頻繁に使用される。しかし，

これらの生産では多くの二酸化炭素が排出される。PBL 

Netherlands Environmental Assessment Agency1)によると，セ

メント生産に伴う二酸化炭素の排出量は世界全体の二酸

化炭素排出量の約 8%を占めていると言われている。この

ことから，セメント生産は地球温暖化や気候変動の原因の

一つとされている。国際エネルギー機関（IEA）2)によると，

セメント生産による二酸化炭素の直接排出量は 2015 年か

ら 2021 年の間に年間約 1.5%増加した。一方で，2050 年ま

でに世界全体で二酸化炭素排出量ネットゼロを達成する

ためには，2030 年まで年間 3%の減少が必要であると言わ

れている。地球温暖化が急速に進んでいる今，自然由来の

材料などの温室効果ガスの排出量の少ない材料を使用す

ることが求められている。 

近年，地盤改良の方法として，高分子材料の添加による

方法も行われるようになった。例として，東日本大震災に

伴う福島第一原子力発電所事故において，汚染土壌に対し

て選別補助剤として高分子材料が配合されたものが使用

された 3)。また，高分子材料による地盤改良についての研

究も実施されてきている。現在では，砂，シルト，粘土の

改良効果の検討に関する研究が実施されていることが多

い 4)。また，多くの研究では，一軸圧縮試験など強度を評

価しているものや，単純せん断試験などが実施されている。

しかし，実際の地盤構造物では，礫から粘性土まで含むよ

うないわゆる中間土で造成されることがほとんどである。

また，三軸圧縮試験を実施し詳細な力学特性を把握してい

る研究は少なく，高分子材料により改良された土構造物が

どのように変形し，どの程度沈下するかなどの性能照査の

ためには，詳細な力学挙動の把握が必要となる。以上のこ

とから本報では，中間土として真砂土を対象に，バイオマ

ス由来の高分子による改良を行い，液性限界・塑性限界の

物理的性質と標準圧密試験結果により圧密特性，非排水三

軸圧縮試験結果によりせん断特性の把握を行った。  

 

2. 実験試料について 

 

図 1は使用した試料の粒径加積曲線を示す。均等係数Uc

は 39.3，曲率係数 Uc’は 3.75 であった。なお，土粒子密

度 ρs は 2.716g/cm3であった。図 2 は締固め曲線を示す。締

固め試験は A-b 法で実施した。最大乾燥密度 ρdmax は，

第35回中部地盤工学シンポジウム 
【講演番号1-6】
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1.864g/cm3 で，最適含水比 wopt は 13.5%であった。 

 

図 1 粒径加積曲線 

 

 

図 2 締固め曲線 

 

3. 高分子材料による改良機構と用いた高分子材料 

 

まず，高分子材料による改良機構について説明する。正

電荷をもつ高分子であるポリカチオンと負電荷をもつ高

分子であるポリアニオンを混合すると，両者の間に強い静

電的な相互作用が働き，ポリイオンコンプレックス（以下

PIC）が形成する（図 3 上）。土壌内では，PIC の高分子は

さらに土粒子と結合して，土壌を固定する（図 3 下）。こ

の際に，ポリアニオンやポリカチオンは，重金属イオンな

どと安定な錯体を形成するために，処理土は，重金属処理

に用いられてきた。 

本研究では，ポリアニオンとして，セルロースを原料と

して得られるアニオン系水溶性高分子であるカルボキシ

ルメチルセルロース 5)（以下 CMC）を用いた。水に溶けな

いセルロースにカルボキシメチル基 (-CH2-COOH)を導入

することで可溶化し，優れた増粘性，吸水性，保水性を有

している。粘度は分子相互間のからみ合い効果により支配

されていると考えられている。濃度が高いほど，重合度が

大きいものほど溶液粘度は高い 6)。 

ポリカチオンとして，甲殻類の甲羅，昆虫類の表皮や軟

体動物の殻などに含まれるキチンを脱アセチル化するこ

とにより得られる天然由来の高分子であるキトサン 7)を用

いた。キトサンの地球上で合成される量は 1 年間で 1000

億トンにもなると推測されているが，ほとんど利用されて

いない高分子である。安価で豊富な資源があることや，生

体内で吸収される性質を持っていることから生体との親

和性が高く，生物分解性が高いことなどから，創傷被覆材

および生体接着剤や生分解性プラスチックの開発などに

利用されている 8,9)。 

これらの高分子材料は自然由来のものであり，環境への

負荷が少ない特徴をもつ。図 4 にそれぞれの写真を示す。 

 

 
図 3 ポリイオンコンプレックス形成の概要図 

 

 

図 4 キトサン粉末（左）と CMC 溶液 

 

4. 試験ケースと供試体作製方法 

 

表 1 に試験ケースを示す。供試体の作製方法を以下に示

す。 

1) 真砂土を 2mm，250µm のふるいでふるい分けし 3 つ

の粒度に分け，図 1 に示した粒径加積曲線に従って

それぞれの粒度の乾燥質量を計量した。試料の質量

は高分子により処理する場合でも未処理土と同様の

目標含水比と目標締固め度を用いて算出した。 

2) 濃度 1%の CMC 水溶液と粉末のキトサンを所定の量，

ビーカーに入れ，pH 調整剤として粉末の GDL を混

ぜ，小型撹拌機にて 1000rpm で 5 分間撹拌した。 

3) 所定の量の真砂土と高分子材料を十分に混ぜ，ラン

マーの自由落下により高さ 10cm，内径 5cm のモール

ド高さの 3 分の 1 となるように締め固めた。この工

程を 3 層分繰り返し，供試体の均質化を図り，設定

密度に調整した。 
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4) 含水比が変化しないようにラップでモールドを密閉

し，温度が 20 度の恒温室内の暗所で 1 週間養生し

た。 

液性限界試験と塑性限界試験については，Case 4～7 に

対して実施した。Case 1～3 を実施しなかった理由は，混

合時の含水比や土の乾燥重量と高分子材料の添加量比が

Case 2 と Case 5，Case 3 と Case 6 は同じであり，同じ結果

が得られると予想したためである。モールドから取り出し

た後，ガラス板の上で十分に練返して試験を JIS A 1205 に

準拠して行った。 

標準圧密試験については， JIS A 1217 に準拠して段階載

荷法を用いて行った。高さ 2cm，直径 6cm の圧密リング内

にランマーを用いて 1 層で締固めて供試体を作製した。養

生後の供試体を標準圧密試験機にセットし，供試体を水没

させた後に，24 時間放置し，その後載荷した。Case 1，2，

3 については，39.2，78.5，157.0，313.9，627.8，1255.7，

2511.4，5022.7，10045.4kPa で段階的に載荷し，Case 4～7

は 10，20，40，80，160，320，640，1280kPa で段階的に

載荷した。6 章の図 7 にも示す通り，圧密は完全に収束し

ていないものの，1 日経過しても 0.001cm しか沈下が進ま

ないため，収束したと判定し各段階で 4 日間かけた。 

三軸圧縮試験については，JGS0523-2009 に準拠して実

施した。養生後の供試体をモールドから取り出し，供試体

を三軸セルの中に設置後，飽和化を図るために二重負圧法

を実施した。そして，有効拘束圧 p’ = 20kPa を維持しつつ

背圧を 400kPa まで上昇させて，B 値が 95%以上であるこ

とを確認した後，有効拘束圧 p’ = 100kPa で体積ひずみが

収束するまで等方圧密を実施した。そして体積ひずみが収

束したことを確認した後，0.014mm/min のせん断速度で非

排水せん断を軸ひずみ 20%まで実施した。 

 

表 1 実験ケース 

ケース 
キトサン：

CMC 

キトサ
ン(g) 

CMC 

(g) 

含⽔⽐
(%) 

締固め度
(%) 

Case 1 - - - 15.6 90 

Case 2 2:1 1.08 0.54 15.6 90 

Case 3 1:1 0.54 0.54 15.6 90 

Case 4 - - - 15.6 75 

Case 5 2:1 0.87 0.435 15.6 75 

Case 6 1:1 0.435 0.435 15.6 75 

Case 7 2:1 1.74 0.87 31.2 75 

 

5. 液性限界試験と塑性限界試験結果 

 

表 2 に液性限界試験と塑性限界試験結果を示す。元の材

料は NP となった。しかし，高分子材料を加えることで液

性限界・塑性限界が求められ，添加量が多いほど液性限界・

塑性限界ともに高くなっている。これは，反応した高分子

材料が吸水性，保水性を有していることにより，添加量が

多いほど吸水性，保水性が上がったためであると考えられ

る。 

 

表 2 液性限界試験と塑性限界試験結果 

 
Case 4 

(未改良) 
Case 5 Case 6 Case 7 

液性限界 (%) NP 52.5 38.8 54.9 

塑性限界 (%) NP 39.9 31.1 43.9 

塑性指数 - 12.6 7.69 11.0 

 

6. 標準圧密試験結果 

 

図 5，6 に鉛直有効応力と比体積の関係を示す。高分子

材料を加えると圧縮線は変化し，添加量によっても異なる。

図 5 の Case 1～3 の比較から，高分子材料を加えることに

より，圧密降伏応力が増大し，圧縮線が上側を取ることが

わかる。また，図 6 の Case 4～6 でも，CMC の量が同じで

あれば，キトサンの量が多いほど同じ応力下における比体

積が大きく圧縮線が上側を取り，圧密降伏応力が大きくな

った。これは，土粒子が負の電荷を持っているため，キト

サンを多めに入れた方が電荷のバランスが良くなったた

め，改良効果が大きくなったと考えられる。また，Case 7

は，高分子材料を多く混合したのにも関わらず，Case 4～

6 に比べ圧縮線は下に位置し，正規圧密領域と過圧密領域

が不明瞭になった。砂質土は粘性土と比較して正規圧密領

域と過圧密領域が不明瞭になる。高分子材料の添加量を増

やすことで，より大きな PIC を形成することにより，より

粒径が大きい土のような挙動を示したのではないかと予

想している。表 3 に各ケースにおける圧縮線の傾き λを示

す。また，式(1)に示す Skempton の式 10)を用いて推定した

圧縮線の傾き λも併せて示す。 

 𝜆 ൌ 0.4343𝐶௖, 𝐶௖ ൌ 0.007ሺ𝑤௅ െ 10ሻ             ሺ1ሻ 

ここに，Cc は圧縮指数，wL は液性限界である。 

密に詰めた Case 2 では，圧密試験から得られた λ と

Skempton の式から得られた λ はほとんど同じであった。

しかし，緩く詰まっている Case 5，6 は Skempton の式か

ら得られた λ よりも大きくなった。緩く詰まっている分， 

構造が高位になっており，圧密試験から得られた λ の方が

大きくなったと考えられる。一方，Case 7 は先に述べた通

り，正規圧密領域と過圧密領域が不明瞭となっており，む

しろ Skempton の式から得られた λ の方が，値が大きい。

なお，膨潤線の傾き κについては，いずれのケースもほと

んど同じとなった。κ / λ については，0.06～0.1 程度であ

り，通常の土質材料と同程度の値となった。 

図 7 に Case 4～Case 7 に対して 320kPa 載荷した際の沈

下－時間曲線を示す。載荷直後においては，未改良である

Case4 が最初に大きく沈下した。しかし，時間が経過する

につれて徐々に高分子材料を加えた供試体の方が沈下し

ていき，Case 6，7 については最終的に沈下量が逆転した。

このことから，高分子材料を添加することによって，透水

性が悪くなることがわかる。そこで透水係数を比較するた

め，√t 法を用いて透水係数を推定した。その結果を図 8，

9 に示す。高分子材料を添加した供試体の方が，透水係数

が小さくなっていることがわかる。また，通常の土材料と

同様に圧密圧力が大きくなるにつれて間隙が小さくなっ
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ていくため，透水係数も小さくなっていくことがわかった。

高分子の添加により透水性が低下する原因として，本研究

と同じ土に対して高分子材料を添加した後の SEM 画像 11)

を用いて説明する(図 10)。高分子材料を添加することによ

り，土粒子間にフィルムのような物質が形成される。この

フィルムのような物質が間隙に蓋をしてしまうため，水の

通り道が少なくなっていくため，透水性が悪くなったので

はないかと考えられる。 

 

表 3 圧縮線と膨潤線の傾き 

ケース 
λ 

圧密試験 

λ 

Skempton の式 
κ 

Case 1 0.097 - 0.009 

Case 2 0.127 0.129 0.009 

Case 3 0.116 0.088 0.010 

Case 4 0.115 - 0.009 

Case 5 0.163 0.129 0.010 

Case 6 0.150 0.088 0.011 

Case 7 0.126 0.136 0.009 

 

 

図 5 透水係数と圧密圧力の関係（締固め度90%） 

 

 
図 6 透水係数と圧密圧力の関係（締固め度75%） 

 

 

図 7 320kPa 載荷時の沈下-時間関係（Case4～7） 

 

図 8 透水係数と圧密圧力の関係（締固め度90%） 

 

 

図 9 透水係数と圧密圧力の関係（締固め度75%） 

 

 

図 10 高分子を添加した真砂土の SEM 画像8) 
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7. 非排水三軸圧縮試験結果 

 

図 11，12 に非排水三軸圧縮試験の結果を示す。図 11 は

Dc＝90%であり，Case 1～3，図 12 は Dc＝75%で Case 4～

7 の実験結果である。図 11，12 の q-εa関係から分かるよう

に，Case 2 や Case 5 といったキトサンの量が多いケースの

方が，Case 3 や Case 6 よりもひずみ硬化の程度が大きく，

最終的な軸差応力 q が高い。これは，土粒子が負の電荷を

持っているため，キトサンを多めに入れた方が電荷のバラ

ンスが良くなるため，改良効果が大きくなったと考えられ

る。 

図 11 の Dc＝90%のケースでは，Case 1～3 を比較する

と，いずれのケースも，せん断初期において p’の減少に伴

う q の上昇，つまり塑性圧縮を伴う硬化挙動を示し，限界

状態線に達した後に，p’の増加に伴う q の上昇，つまり塑

性膨張を伴う硬化挙動を示した。過剰間隙水圧からも Case 

2 が最も負の過剰間隙水圧が大きく塑性膨張していること

がわかる。初期の塑性圧縮の程度は，高分子材料を混合し

た Case 2 や Case 3 は Case 1 に比べて小さく，限界状態線

に達した後の硬化は，Case 1，Case 3，Case 2 の順に大きく

なり，キトサン：CMC = 2:1 のケースが最も改良効果が大

きい。 

図 12 の Dc＝75%のケースにおいて Case 4～7 を比較す

る。未処理の Case 4 は，塑性圧縮を伴う硬化挙動を示し，

その後，軸差応力 q や過剰間隙水圧が一定のままひずみが

進展しており限界状態に達した。高分子で処理した Case 5

や Case 6 は，初期の塑性圧縮の程度が，Case 4 と比較して

小さく，また，高分子量が多いほど小さくなった。また，

高分子で処理した土は，せん断ひずみ 2%以降における塑

性膨張を伴う硬化挙動を示しており，その程度は Case 5 が

最も大きい。過剰間隙水圧の図からも，Case 4 はせん断ひ

ずみが 5%以降，水圧が一定であるが，Case 5～7 は，過剰

間隙水圧が減少している。以上のことから，高分子で処理

することにより，過圧密比が増大していくような挙動を呈

することが明らかになった。Case 7 は Case 5 に比べて高分

子を多く混合したのにも関わらず，初期の塑性圧縮挙動が

顕著であった。また，Case 7 はひずみの伸展に伴い徐々に

硬化していき，他のケースとは異なる挙動を示した。標準

圧密試験の考察でも述べたが，高分子の改良機構として，

図 3 に示すような PIC を形成することが挙げられる。高分

子の量を多くすることによってより多くの土粒子を巻き

込みながら PIC を形成していることが予想される。すなわ

ち，他のケースと比較してより団粒化している可能性が考

えられ，より粒径が大きい土のような挙動を示したのでは

ないかと予想している。これらは，試験後の供試体に対し

て粒度試験を実施するなどして確かめたい。 

 

図 11 非排水三軸圧縮試験結果（Case1～3） 

 

 

図 12 非排水三軸圧縮試験（Case4～7） 

 

8. おわりに 

 

本研究では，本研究では，バイオマス由来の高分子材料

を混合して締固めて作製した供試体に対し，液性限界・塑

性限界試験や標準圧密試験，三軸圧縮試験を実施した。以

下に結論を示す。 

1) 未改良では NP であったが，高分子材料を混合する

ことにより，液性限界や塑性限界を求めることがで

きるようになった。高分子材料が保水性を有してい

るためだと考えられる。 

2) 標準圧密試験から，高分子材料を混合することによ

り，圧密降伏応力が大きくなることがわかった。キ

トサンを多く混合した方が，圧密降伏応力が大きい。
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一方，圧密降伏応力以降の圧縮量は，高分子材料を

混合した方が大きい．これは液性限界が大きくなっ

たことと符号する．また，高分子材料により土粒子

間にフィルムが形成されるため，透水性が悪くなる

こともわかった。 

3) 三軸圧縮試験では締固め度の違いに依らず，高分子

材料を混合することにより，軸差応力が増加するこ

とや，初期に塑性圧縮しづらくなるなど，改良した

効果が得られた。また，キトサン：CMC の比として

は，キトサンを多く混合した 2:1 の場合が良いこと

も明らかになった。 

現時点では，締固め度ごとに応じた最適な混合比や，そ

れを調べる手法などは確立できていない。また，本研究で

検討出来たキトサンと CMC の混合比についても，限定的

である。今後は，異なる混合比や CMC の濃度を変化させ

ることや，砂，粘土など，異なる土に対して，同様の実験

を重ねてさらに力学挙動を明らかにしていき，設計方法も

確立してゆきたい。 
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概   要 
近年，地盤改良の分野においてもカーボンニュートラルの達成が意識されるようになっており，環境に配

慮した地盤改良技術の研究が活発化してきている。そこで本研究においては，マメ科の植物種子粉末に含

まれるウレアーゼ酵素を利用して，炭酸カルシウムを地盤中に析出させる地盤改良工法の検討を実施した。

具体的には，実際の地盤改良施工を想定した供試体作製方法を提案し，三軸試験及び要素シミュレーショ

ンを実施した。その結果，単調載荷試験においては，改良の効果によってせん断初期の剛性が上昇し，弾

性が卓越した挙動を示すことが明らかになった。繰返し載荷試験においても，改良の効果により液状化強

度が増加していることが確認された。単調載荷試験の要素シミュレーションでは，改良によって骨格構造

が高位かつ劣化しづらくなるとするパラメータを設定することで，改良による力学挙動の変化を説明可能

であることが示された。 

 

キーワード：炭酸カルシウム，植物由来酵素，三軸試験，要素シミュレーション 

 

 

1. はじめに 

 

南海トラフ巨大地震をはじめとする将来の巨大地震に

備えて液状化対策が急務となっている。一方で，気候変動

をはじめとした環境問題も深刻化してきている。このよう

な背景から，近年では環境に配慮した地盤改良工法の研究

開発の重要性が増してきている。一般的な地盤改良でよく

用いられるセメントは製造時に多量の CO2 を排出してい

るとの懸念があり，こうした背景から微生物を用いた尿素

分解により得られる，炭酸イオンとカルシウムイオンによ

って炭酸カルシウムを地盤内に析出させる地盤改良工法

が提案されている 1)2)。しかし，微生物は実験室内では理

想的な環境を整えることは出来るが，実地盤内で微生物が

想定通りの役割を果たすことができるかという点に疑問

が残る 3)。そこで近年，微生物を用いないウレアーゼ酵素

の供給方法が注目されている。たとえば，安原らは植物種

子から精製されたウレアーゼ酵素を用いて，炭酸カルシウ

ムを地盤中に析出させ，地盤を改良できることを示してい

る 4)。また，林らは供試体の養生時の飽和度によって同じ

炭酸カルシウムの析出量であっても改良後の供試体の強

度が大きく異なることを示している 5)。これは，炭酸カル

シウムを析出させる際の供試体の条件によって，炭酸カル

シウム析出後の強度が大きく変わることを示唆している。

そのため，炭酸カルシウムによる地盤改良の効果を適切に

評価するためには，実際の地盤に注入して改良を行うこと

を想定した供試体の作製方法で評価を行うことが望まし

い。そこで，本研究においては実務で用いることを想定す

るため，拘束圧のある飽和地盤に固化溶液を注入する方法

で供試体を作製し，その力学特性を把握することを目的と

する。また，ウレアーゼ酵素の供給源としてナタマメの粉

末から直接得る手法についても提案する。作製した供試体

は，三軸試験機による単調載荷試験及び繰返し載荷試験を

実施することによって改良の効果の評価を行った。さらに

単調載荷試験に対して，弾塑性構成モデルによるシミュレ

ーションを実施し，骨格構造という観点から改良の効果を

評価した。 

 

2. 試験概要 

 

2.1 固化溶液 

本研究で用いている炭酸カルシウムの析出過程を以下

の式に示す。 

 尿素分解過程 

CO(NH2)2+2H2O→2NH4
++CO3

2-  （ 1） 

 炭酸カルシウム生成過程 

CaCI2→Ca2++2Cl-    （ 2） 

第35回中部地盤工学シンポジウム 
【講演番号1-7】

- 33 -



Ca2++CO3
2-→CaCO3↓   （ 3） 

尿素には肥料用の粒状尿素を用いた。尿素分解過程では尿

素分解に尿素分解菌もしくはウレアーゼ酵素が必要とな

る。尿素分解の触媒となるウレアーゼ酵素はナタマメ粉末

の水溶液から供給する。また，炭酸カルシウムの析出に必

要なカルシウムイオンは粒状の塩化カルシウム（濃度 73%

以上，CaCl2）から供給した。本研究で用いた固化溶液 1L

あたりの配合を表 1 に示す。ナタマメ粉末の水溶液はナ

タマメ粉砕物 30g と蒸留水を容器内に入れ，一分間振とう

した後 2 時間静置することで抽出を行った。抽出後は不織

布を用いて残渣の質量が 60g になるまで絞ることでナタ

マメの水溶液を精製した。反応溶液には尿素と塩化カルシ

ウムの水溶液を用いた。反応溶液とナタマメ水溶液を混合

させた固化溶液は，混合後 1 時間以内に供試体内へ注入し

た。 

 

2.2 供試体作製方法 

改良供試体の作製方法を図 1 に示す。三軸試験を行う

供試体は，三河珪砂 6 号砂の乾燥試料を相対密度 20%，

40%，60%になるように，空中落下法にて高さ 150mm，直

径 50mm の円柱供試体を作製した。供試体の上部 10mm，

下部 30mm にはそれぞれ三河珪砂 3 号砂をフィルターと

して使用した。その後ピストンを設置し，地盤内の拘束圧

を模擬するため 20kPa の圧力をかける。飽和度を高める目

的で二酸化炭素を下部から注入する（図 1-a）。続いて，脱

気した蒸留水を供試体下部から注入し飽和化を行う（図 

1-b）。最後に固化溶液を供試体下部から注入する（図 1-c）。

以上のような手順で供試体を作製することによって，飽和

している地盤内に固化溶液を注入することを模擬してい

る。すべての供試体は炭酸カルシウムの析出量が一定とな

る 6 日間以上養生した。なお，炭酸カルシウムの析出量は

養生日数 3 日以降で一定値に落ち着くことを別途確認し

ている。養生中はピストンに空気圧 20kPa をかけた状態で

恒温室内において温度を 20℃で一定に保った（図 2）。養

生終了後に供試体を脱型し，上下端部を切り落として成形

することで長さ100mm直径 50mmの円柱供試体を作製し，

三軸試験用供試体とした。一方，無改良供試体は三軸試験

室内にてゴムスリーブを被せたモールドを使用し，空中落

下法にて供試体を作製した。 

 

2.3 三軸試験概要 

単調載荷試験に用いた供試体の諸元を表 2 に，繰返し

載荷試験に用いた供試体の諸元を表 3 に示す。単調載荷

試験は，有効拘束圧 50，100，150kPa の 3 パターン，せん

断時の載荷速度は 0.1%/min で実施した。表中の改良供試

体の試験前相対密度は，供試体を試験機に設置後 20kPa の

負圧によって自立させた際に計測した体積と試験後に試

料をすべて回収し，炭酸カルシウムを溶脱した後に残った

砂の炉乾燥後の質量を用いて計算を行った。圧密後の相対

密度は，初期相対密度から圧密時の二重管ビュレットの排

水量分を体積変化として計算した。無改良供試体は 20kPa

図 1 三軸供試体の作製手順 

図 2 養生中の三軸供試体 

表 1 固化溶液1L あたりの配合 

マメ粉砕物

（g） 

反応溶液濃度（mol/L） 

CO(NH2)2 CaCl2 

30 1.0 1.0 

表 2 単調載荷試験の供試体諸元 

供試体

番号 

相対密度

区分 

固化 

溶液 

拘束圧

(kPa) 

試験前 

相対密度

(%) 

圧密後 

相対密度

(%) 

1 

2 

3 
40～60 

あり 

(改良 

供試体)

50 

100 

150 

43.8 

37.2 

42.8 

46.1 

44.4 

48.7 

4 

5 

6 

なし 

(無改良

供試体)

50 

100 

150 

49.6 

44.4 

44.7 

51.2 

47.9 

49.5 

7 

8 

9 
60 以上 

あり 

(改良 

供試体)

50 

100 

150 

67.9 

60.0 

63.3 

70.2 

63.9 

67.8 

10 

11 

12 

なし 

(無改良

供試体)

50 

100 

150 

63.5 

69.6 

59.7 

65.0 

73.0 

63.4 

 

表 3 繰返し載荷試験の供試体諸元 

供試体

番号 

固化 

溶液 

繰返し

応力比

試験前 

相対密度

(%) 

圧密後 

相対密度

(%) 

繰返し 

載荷回数

13 

14 

15 

あり 

(改良 

供試体)

0.25 

0.20 

0.17 

47.2 

52.1 

39.6 

53.8 

58.1 

47.0 

5 

18 

30 

16 

17 

18 

19 

なし 

(無改良

供試体)

0.20 

0.17 

0.15 

0.14 

49.4 

53.0 

48.5 

47.3 

53.6 

56.3 

52.7 

51.2 

2 

9 

14 

25 
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の負圧により供試体を自立させた際の直径の計測値と投

入した砂の質量を用いて試験前の相対密度を計算した。圧

密後の相対密度は改良供試体と同様に圧密時の排水量を

用いて求めている。供試体の飽和化は，二重負圧法及び背

圧を 200kPa かけることにより実施した。再計算した改良

供試体の相対密度のばらつきが大きかったため，再計算し

た相対密度の大きさによって 40%～60%，60%以上の 2 種

類に相対密度で区分し，無改良供試体と改良供試体の全 12

ケースの試験結果を比較した。供試体の相対密度がばらつ

いた理由は図 1-b における脱気水を通す過程において乾

燥試料がサクション消失によるコラプスによって沈下し

たことや，供試体脱型の際に密詰めになった可能性が考え

られる。特に，図 1-b の作業後に一部の供試体の沈下量か

ら概算した相対密度の値が，先述の計算方法による試験前

相対密度と近い値であったことから，図 1-b の作業に伴い

供試体が沈下してしまった影響が大きいと考えている。 

繰返し載荷試験（液状化強度試験）は，有効拘束圧 100kPa，

周波数 0.1Hz で実施した。液状化の判定基準は，初期の有

効応力が 95％消失した時点とした。繰返し載荷試験の供

試体も大きなばらつきが見られたため，比較的ばらつきの

少なかった目標相対密度 40％で作製した供試体について

試験結果の比較を行う。 

 

3. 試験結果 

 

3.1 炭酸カルシウム析出量結果 

炭酸カルシウムの析出量結果を表 4 に示す。炭酸カル

シウムの析出率は供試体内の炉乾燥後の砂質量に対する

炭酸カルシウムの質量を表している。炭酸カルシウムの析

出量の測定方法は，試験後の供試体をおおよそ三分割した

後炉乾燥させた質量と希塩酸を用いて炭酸カルシウムを

溶脱させた後の砂の質量の差から求めている。析出させた

炭酸カルシウムが流出する可能性を考慮し，供試体作製後

から試験終了後まで炭酸カルシウム以外の未反応物質を

洗い流す操作を行っていない。表 4 からは概ね 3～4％程

度の炭酸カルシウムの析出が確認できたが，供試体の上下

でのばらつきが大きく，特に供試体下部に多く析出する傾

向が見られた。これは薬液にマメの粉砕物などの不純物が

多く，砂のろ過効果によって供試体上部まで固化溶液が均

一に行き渡らなかったことを示唆しており，供試体の内部

での均質な供試体を作製することに加え，供試体毎にも均

質な供試体を作製する事が課題である。 

 

3.2 単調載荷試験結果 

単調載荷試験の有効応力経路および軸差応力～軸ひず

み関係を図 2，図 3 に示す。図 2 においては，拘束圧 50kPa

と 100kPa において赤線で示した改良供試体で有効応力経

路が鉛直に立ち上がっていることから，初期の弾性的な挙

動が卓越していることが分かる。また，軸差応力～軸ひず

み関係からも明らかにせん断初期の剛性が高いことが分

かる。図 2 の供試体はすべての拘束圧において改良供試

体の方が緩詰となっていることから，このようなせん断初

期の剛性の違いは改良の効果によるものであると考えら

れる。また，供試体の挙動が塑性膨張を伴う硬化挙動に変

化する点である変相点に着目すると，すべてのケースにお

いて改良供試体の方が高い軸差応力となっていることか

らも改良の効果があったと考えられる。ただし，拘束圧

100kPa のケースは無改良供試体と改良供試体が類似した

挙動となっている。これは表 4 に示したように，このケー

スの炭酸カルシウムの析出量が少ないことや相対密度も

最も小さい供試体であることに起因すると考えている。図 

3 の相対密度が 60％以上となったケースでは，有効応力経

表 4 炭酸カルシウム析出量 

供試体

番号 

試験 

内容 

炭酸カルシウム析出率（%） 

供試体

上部 

供試体

中部 

供試体

下部 

供試体

平均 

1 

2 

3 

7 

8 

9 

単調載荷

試験 

2.89 

2.55 

3.30 

2.06 

2.89 

2.50 

4.00 

2.96 

5.05 

5.28 

4.01 

3.12 

5.82 

3.16 

6.38 

4.04 

6.68 

3.64 

4.04 

2.69 

4.71 

3.59 

4.33 

2.88 

13 

14 

15 

繰返し 

載荷試験

2.64 

2.69 

2.61 

4.45 

2.40 

4.40 

4.27 

3.78 

3.91 

2.84 

2.95 

2.73 
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（a）拘束圧 50kPa・供試体番号 1，4 

（b）拘束圧 100kPa・供試体番号 2，5 

（c）拘束圧 150kPa・供試体番号 3，6 

図 2 単調載荷試験結果（相対密度 40%～60%） 

無改良供試体 

改良供試体
改良供試体 

無改良供試体 
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路や軸差応力～軸ひずみ関係が類似していることから改

良の効果が小さい結果となった。しかし，わずかな違いで

はあるが，すべてのケースにおいて変相点の位置は改良供

試体の方が高い軸差応力となっており，軸差応力～軸ひず

み関係においても改良供試体の方がやや高い剛性を示す

傾向があることが分かる。図 2，図 3 のような低ひずみレ

ベルでの剛性の増大は液状化に対する強度増加に大きな

影響を与えると考えられることから，繰返し載荷試験を実

施して確認した。 

 

3.3 繰返し載荷試験結果 

繰返し載荷試験によって得られた液状化強度曲線を図 

4 に示す。改良供試体は無改良供試体と比較すると明らか

に高い液状化強度を示すことが分かる。林らは炭酸ナトリ

ウム微粉末を砂に混ぜ，塩化カルシウム水溶液を注入する

ことで炭酸カルシウムを析出させた実験で，砂の質量に対

し僅か 1%の炭酸カルシウムの析出で液状化強度が約 2 倍，

3％の析出で液状化強度が約 4 倍となることを示している

6)。しかし，本研究ではそこまでの改良効果には至ってい

ないことが分かる。これは供試体の作製方法が異なること

が影響している可能性がある。 

図 5，図 6 に繰返し載荷試験における無改良供試体，

改良供試体の（a）有効応力経路，（b）軸差応力～軸ひず

み関係，（c）軸ひずみの経時変化，（d）過剰間隙水圧比の

経時変化示す。図 5，図 6 には液状化に至る繰返し載荷

回数が近いケースを抽出した。有効応力経路による比較で

は無改良供試体は 1 サイクル目の圧縮側において，若干の

塑性圧縮挙動を示しているのに対し，改良供試体は若干の

塑性膨張挙動を示すという違いがある。このような初期の

力学挙動の違いは単調載荷試験とも整合している。加えて，

平均有効応力が 50kPa 以下の領域においては無改良供試

体の平均有効応力が急激に減少し 0 に近づくのに対し，改

良供試体は粘り強さを発揮している。これは（d）過剰間

隙水圧比の経時変化のグラフにおいて 100s 以降の過剰間

隙水圧比の上昇スピードが改良供試体の方が明らかに抑

制されていることに由来する。（b）軸差応力～軸ひずみ関

係，（c）軸ひずみの経時変化からは，改良供試体の軸ひず

みの進展が緩やかになっていることが分かり，無改良供試

体よりも明確なサイクリックモビリティ現象を発現して

いることを示している。 

 

4. 単調載荷試験の要素シミュレーション 

 

炭酸カルシウムによって改良された砂の力学挙動が弾

塑性構成モデルによってどのように記述されるかを検討

するため，単調載荷試験の要素シミュレーションを行った。

本論文では特に相対密度区分 40%～60%の拘束圧 50kPa，

150kPa の試験結果に対し，SYS カムクレイモデル 7)を用い

た数値計算による要素シミュレーションを実施し，炭酸カ

ルシウムによる改良効果について弾塑性力学的な考察を

行った。なお，拘束圧 100kPa については炭酸カルシウム

の析出が最も少なく，相対密度も最も小さい供試体となっ

ていたために改良の効果が判別しづらいことからシミュ

レーションを行っていない。表 5 に要素シミュレーショ

ンに用いた弾塑性パラメータを，図 7 にシミュレーショ

ン結果を示す。炭酸カルシウムによる改良によって，初期

の過圧密比の増加と同時に初期の構造も増加すると仮定

することにより，試験結果を上手く説明できることがわか
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（a）拘束圧50kPa・供試体番号7，10 

（b）拘束圧100kPa・供試体番号8，11 

（c）拘束圧150kPa・供試体番号9，12 

図 3 単調載荷試験結果（相対密度60%以上） 
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供試体 
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図 4 繰返し載荷試験結果（液状化強度曲線） 
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る。さらに，骨格構造の劣化の速さを司る構造劣化指数 a

が，改良供試体の方が小さく評価されたことから，炭酸カ

ルシウムによって劣化しづらい強固な骨格構造が形成さ

れていることが弾塑性モデルからも解釈できる。 

 

5. まとめ 

 

本研究ではナタマメの粉末をウレアーゼ酵素の供給源

として，地盤中に炭酸カルシウムを析出させる手法を提案

した。さらに，飽和地盤かつ拘束圧のある地盤に注入する

際の供試体作製方法についても提案し，固化溶液の改良効

果に対する検討を実施した。その結果，以下の知見が得ら

れた。 

1) ナタマメの粉末をウレアーゼ酵素の供給源として

尿素を分解し，炭酸カルシウムを析出させること

が可能であり本研究のケースでは砂の乾燥質量の

概ね 3～4％程度が析出した。 

2) 実務を想定した拘束圧のある飽和地盤に固化溶液

を注入する方法で作製した供試体を用いて単調載

荷試験を実施した結果，液状化と関連が深いと考

えられるせん断初期の剛性に影響が出ることが明

らかとなった。 

3) 繰返し載荷試験からは明確に液状化強度が増加し
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図 5 無改良供試体（供試体番号18）の繰返し載荷試験結果 

図 6 改良供試体（供試体番号 14）の繰返し載荷試験結果 
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（b）軸差応力～軸ひずみ関係 

（b）軸差応力～軸ひずみ関係 

（c）軸ひずみの経時変化 

（c）軸ひずみの経時変化 

（d）過剰間隙水圧比の経時変化 

（d）過剰間隙水圧比の経時変化 

表 5 シミュレーションに用いた弾塑性パラメータ 

 供試体 

弾
塑
性 

パ
ラ
メ
ー
タ 

圧縮係数 0.050 

膨潤指数 0.007 

限界状態定数 1.200 

NCL の切片 1.880 

ポアソン比 0.300 

発
展
則 

パ
ラ
メ
ー
タ 

構造劣化指数 a 
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た。ただし，他の研究において確認されているよう

な液状化強度が何倍にもなるような改良効果まで

は得られなかった。 

4) 改良効果が大きかったケースでの力学挙動の変化

は，固化溶液による改良の効果によって，初期の構

造の程度が高位かつ劣化しにくいと評価すること

で弾塑性構成モデルを用いて説明可能である。 

一連の試験結果から，ナタマメをウレアーゼ酵素の供給

源とした炭酸カルシウム改良砂による地盤改良が有効で

ある可能性が示された。一方で，供試体内部の炭酸カルシ

ウム析出量の不均一性や供試体毎のばらつきなどの改善

点も多く見られた。改良効果の定量的な評価を行うために

は均質な供試体を作製することが必須であり，固化溶液を

適切にろ過する手法の開発などに取り組む予定である。 
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内水圧が作用する埋設管渠周辺地盤の内部侵食が陥没発生 
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概   要 
都市部を中心とする全国各地で陥没災害が多発しており、埋設管の劣化に起因する土砂の流出が主な原因

である。近年では集中豪雨の増加により、管内に流入する水の量が増加している。管内が満管になること

で欠損部分から水が流出し、これを内水圧と呼ぶ。内水圧が陥没発生を助長することは判明しているも、

具体的なメカニズムについては解明されていない。よって，本稿ではそれらを解明するために模型実験及

び数値解析を行った。その結果、内水圧は陥没発生の原因である緩み、粗粒化の発生を助長することが明

らかになった。内水圧作用後の欠損上の土を押し流そうと下向きに作用する流速と、土の有効応力から算

出される過剰間隙水圧比が一定条件を満たすことで粗粒化が発生することが判明した。また、地下水位が

低いと欠損付近の浸透流の大きさが小さくなる為，内水圧による粗粒化が発生しやすい。粗粒化の発生に

より流速が増大し、陥没発生リスクを増大させる。 

 

キーワード：陥没，内水圧，粗粒化，内部侵食，管渠 

 

 

1. はじめに 

 

全国で年間約 10,000 件の陥没災害が発生しており，原

因の大半は地下埋設管の劣化に起因する土砂の流出であ

る。陥没は地表面からの予測が困難な一方で，ひとたび

発生すれば被害が大きい。そのため，予防保全への転換

が求められている。そこで，蓄積された実験データより

効率的で定量的な予防保全方法を提案する。陥没の進展

は，(1)欠損閉塞，(2)土砂の流出挙動，(3)内部侵食，(4)地

表面沈下の現象に大別され，構造力学，砂防工学等の知

見を活かし複合的に事象を捉える必要がある。これを基

にして陥没危険度の評価を行い，危険度を分岐する指標

の提案と根拠となる現象について示した。 

しかし，このフローには外力が考慮されていない。既

往研究 1)では管渠に溜まる水（内水）陥没発生の要因の

一つであることが判明した。これは，管が満管になるほ

どの内水発生時に管の破損部から水が噴出し，周辺地盤

から土を流出させるためであり，下水道が合流式の場合

においては発生リスクが高くなる。近年，集中豪雨の増

加に伴い内水発生の増加も考えられるが，内水による陥

没発生の具体的なメカニズムは解明されておらず対策が

急務である。 

本稿の流れを以下に示す。第 2 章では、空洞形成過程

における危険度評価フローを示す。2.2 節では構造力学の

視点を用いて欠損部が閉塞するための閾値を求める。2.3

節では砂防工学の視点から土粒子の流出濃度について考

察する。2.4 節では地盤工学の視点から内部侵食の有無に

ついての指標を示す。2.5，2.6 節ではトンネル工学の視

点から空洞の範囲予測を示す。第 3 章では，内水による

陥没進展への影響を模型実験及び数値解析を用いて検討

する。第 4 章では，第 2~3 章で得られた知見からまとめ

を行う。 

 

2. 空洞形成過程における危険度評価フロー 

 

2.1 実験土槽及び実験条件 

図-1 に実験土槽の概略図，表-1 に各土槽の寸法，図-2

に試料の粒度分布を示す。土槽下部に下水道管の模擬管

渠を設置し，欠損が生じた管渠周辺地盤を再現した。土

槽は 3 種類であり，水位，試料，欠損等の条件を変化さ

せ実験を行った。なお，S6:4 は珪砂 7 号と珪砂 2 号を重

量比 6:4 で混合した試料である。 

第35回中部地盤工学シンポジウム 
【講演番号2-1】
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2.2 欠損部における閉塞の有無 

実験から得られた空洞形状は 4 つに大別される（図-3）。

図-3 中に示した空洞形状指標が大きいほど大規模な空洞

が発生しており陥没に対する危険度が高いといえる。大

規模な空洞とそれ以外の形状の空洞を分けるのは，欠損

部での閉塞の有無であると考えられる。閉塞が発生しな

い場合は浸透流によって押し流されるままに土砂が流出

し，大規模な空洞が形成される。 

ここで，欠損閉塞を考えるにあたって導入した指標は

欠損径と 95%粒径の比，𝑑௦ 𝐷ଽହ⁄ である。これは，スリッ

ト砂防ダムの設計指針の考え方 2),3),4)を応用しており，大

粒子(試料の 95%粒径)により欠損が閉塞する際の粒子数

を求めたものである。図-4 に空洞形状指標と𝑑௦ 𝐷ଽହ⁄ の関

係を示す。図-4 より𝑑௦ 𝐷ଽହ⁄ ൑ 1.5である場合には大規模空

洞が発生せず欠損が閉塞している。言い換えれば，欠損

に並ぶ大粒子が 1.5 個以下の場合に閉塞しているともい

える。これは図-5 に示したように構造力学的観点より土

粒子間をヒンジとして考えると，粒子数が 2 個以下の時

に安定であることに当てはまる。以上から，このことは

安全側で考えれば妥当な指標であるといえる。 

2.3 管路への土砂の流出挙動 

実験で得られた土粒子濃度（流出土量を水と土の流出

量で除したもの）について図-6 に示す。図-6 より土粒子

濃度は欠損開放直後に最大値（以下最大土粒子濃度とす

る）をとり，その後，時間経過とともに収束する傾向が

ある。また，図-6 から最大土粒子濃度が高ければ，大規

模空洞が発生することがわかる。 

ここで，土砂の流出挙動について砂防工学における土

石流・掃流状集合流動が適用できると考えた（図-7）。大

規模空洞においては土石流の挙動が適用できる。地盤内

浸透流の速度が速いために粗い土粒子が流されることで，

堆積層の土粒子がそれらによって連鎖的に巻き上がり，

土粒子濃度が高くなる。一方，三日月形空洞においては

掃流状集合流動の挙動が適用できる。この状態では浸透

流にわずかな粒子が浮遊し流されるのみであるため，土

粒子濃度が比較的低い。高橋らによれば土石流，掃流状

集合流動発生時の最大土粒子濃度，𝐶∗，𝐶௟(%)は式(1)，(2)

から求められる。 

𝐶∗ ൌ
𝜌 tan𝜃

ሺ𝜎 െ 𝜌ሻሺtan𝜙 െ tan𝜃ሻ
ሺ1ሻ 

𝐶௟ ൎ 0.4𝐶∗ ሺ2ሻ 
ここで，𝜎，𝜌は土と水のそれぞれの密度，𝜃は勾配の

傾斜角，𝜙は土砂の内部摩擦角である。これらより求め

た値と実験から得られた値を図-8 に示す。図-8 より三日

月形空洞発生時には，実験で得られた最大土粒子濃度が

𝐶௟(%)を下回っており，大規模空洞発生時には実験で得ら

れた最大土粒子濃度が𝐶௟(%)を上回っている。よって，最

大土粒子濃度が試料固有の𝐶௟(%)を上回っている場合は大

規模空洞が発生するといえる。 

 

2.4 内部侵食発生可能性 

三日月形空洞発生時に内部侵食がみられた（図-9）。内

部侵食とは，浸透流の影響により地盤の間隙中を一部の

粒径の小さい粒子が通り抜けることであり，緩み・空洞

の発生原因である。内部侵食に対する地盤の安定性の評

価には，Kenny の指標 6)が適用できると考えた。Kenny ら

の粒度安定指標においては，粒径 D の移動を阻む粒子

（粒径 D から 4 倍粒径 4D）の含有率（H）と粒径 D の含

有率（F）が同程度以上であれば内部侵食が発生しないと

述べている。つまり，𝐻/𝐹が 1 以下であれば内部侵食が

発生するといえる。なお，内部侵食が起こる小粒子の含

有率は 30%であるため，この範囲について検討した。 

実験試料に Kenny の指標を適用したものを図-10 に示す。

図-11 中において 30%粒径までの範囲で各試料より求めた

𝐻/𝐹（赤線）が Kenny の指標における安定境界である

𝐻/𝐹 ൌ 1（青線）を下回る場合は内部侵食が起こるとい

える。図-10 より S6:4，礫では内部侵食が起こる粒子が存

在し，洗い山砂では内部侵食が発生しない。空洞形状と

合わせて考えると，内部侵食が発生する場合は内部侵食

に対する不安定粒子の含有率が 30%以上である条件であ

る場合といえる。この際に内部侵食が発生する理由は， 

 

図-1 実験土槽の概略図 

表-1 実験土槽の寸法及び実験条件 

 

(a)小型土槽        (b)中型土槽 

 

(c)大型土槽 

図-2 各土槽実験で用いた試料 
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不安定粒子自体が土粒子骨格を形成しているため，不安

定粒子が流出すれば安定とされていた粒子も連鎖的に流

出するためであると考えられる。 

 

2.5 大規模空洞の範囲予測 

大規模空洞において空洞高さは地下水位まで達してい

る（図-11）。また，空洞の横幅については，浸透流の影

響によって図-12 に示したように空洞の形成角度が 15～

30 度になる。以上から大規模空洞の範囲を予測できる。 

2.6 三日月形空洞の範囲予測 

管路からの累積流出土量と Terzaghi の緩み土圧理論 7)

により緩み範囲が求めることができる。まず，緩み体積𝑉

について密詰めであった地盤が内部侵食時により緩詰め

になったと捉えて間隙比の変化を考え，式(3)により求め

た。 

𝑉 ൌ
𝑀

ቀ
1

1 ൅ 𝑒 െ
1

1 ൅ 𝑒௠௔௫
ቁ

ሺ3ሻ 

ここで，湿潤土の累積流出土量𝑀，間隙比𝑒，最大間隙

比𝑒௠௔௫である。図-13 に式(3)により求めた値と実測値の

関係を示す。図-13 より，予測値と実測値がおおよそ近し

い値を取ることが判明した。よって，式(3)が緩み体積を

 

図-3 実験結果から得られた空洞形状 

 

図-4 空洞形状指標と𝑑௦/𝐷ଽହの関係   図-5 目詰まり構造の安定性        図-6 土粒子濃度 

 

 

図-7 土砂の流出挙動              図-8 最大土粒子濃度の理論値と実測値 

 

 

図-9 欠損部の拡大（内部侵食発生）      図-10 実験試料における内部侵食安定評価 
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求めるために適していることが判明した。次に，緩み幅

について Terzaghi の緩み土圧理論を適用した。これはト

ンネル工学において利用されており，トンネル掘削に伴

う緩み土圧とその範囲を算出できるものである。図-14 に

概念図を示した。また，緩み幅𝐵଴は式(4)より求められる。 

𝐵଴ ൌ 𝑅଴ cot ቆ
𝜋 4⁄ ൅ 𝜙 2⁄

2
ቇ ሺ4ሻ 

ここで，𝑅଴はトンネル内径，𝜙は土砂の内部摩擦角で

ある。図-15 に式(4)により緩み幅の予測値と実測値の関係

を示す。図-15 より，今回は緩みの元を正確に測定できず

大幅に離れた値となった。そのため，緩みの元を正確に

つかみ，その値をトンネル内径に代入することが必要で

あることが判明した。さらに，この理論を適用するにあ

たって，緩み幅を整理したが，水位が上昇すると緩み幅

が増加し，水位が上昇・下降を繰り返す場合には緩み幅

がさらに増加することが判明した。以上より緩み・空洞

の拡大を考えるには地下水位の把握が重要であるといえ

る。 

 

2.7 危険度評価フロー 

以上の知見よりまとめた陥没災害に対する危険度評価

フローを図-16 に示す。 

 

3. 内水圧による陥没進展への影響 

 

3.1 実験概要 

(1) 外水位一定試験 

図-17 に土槽の概略図，図-18 に試料の粒度分布，図-19

に Kenny の指標を用いた内部侵食の安定評価の図を示す。

土槽全体において飽和状態を模擬する為，欠損上部から

500mm で外水位一定とする。土槽は相対密度 80%で作成

する。また試料は，珪砂 7 号，2 号を重量比 6:4 で混合し

た混合珪砂（以下，S64 とする）を用いる。 

(2) 内水圧上昇載荷実験 

前項の実験に続いて行う。外水位は欠損上部から

100mm，300mm，500mm の 3 ケースで実験を行った。以

下の手順で実験を行う。管に蓋をした後，水を入れて満 

管にし，内水圧を 5 分与える。その後，内水を除去して

土及び水の流出量を計測する。以上の手順で内水圧の圧

力水頭を変えて繰り返し内水を与える（図-20）。 

図-12 空洞の形成角度    図-13 緩み体積の予測値 

と実測値 

 

 

図-14 Terzaghi の緩み土圧理論  図-15 緩み幅の実測値 

における概念図         と予測値 

 

図-16 陥没災害に対する危険度評価フロー 

 

図-17 土槽実験の概略図 

図-18 粒度分布     図-20 水頭変化グラフ 

 

図-19 Kenny の指標を用いた内部侵食安定評価 

 

 

(a)実験前    (b)実験後 

図-21 外水位一定実験結果 
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3.2 実験結果及び考察 

(1) 外水位一定試験の結果 

図-22 に外水位試験実験前と実験後の土槽の様子を示す。 

実験前後で欠損付近に変状はないことから，目詰まり

により欠損は閉塞し、安定な土粒子骨格を形成している

と考えられる。図-19，図-20，より空洞形成過程の危険度

評価フローに当てはめると，形状指標 0 の空洞無しに該

当する。 

(2) 内水圧上昇載荷実験の結果 

図-23 に内水圧上昇載荷実験の実験結果を示す。欠損付

近の地盤の変状に着目すると，進展に差はあるが，いず

れのケースにおいても繰り返しの内水圧が作用すること

で内部侵食による粗粒化及び緩みが発生していることが

分かる。緩みとは，内部侵食が起こることで小さい粒子

が抜け出し他の部分より耐力が弱くなる部分をいう。ま

た粗粒化とは更に侵食が進み土の細粒分が抜け落ちるこ

とで粗粒分だけになった状態を表す。この箇所は珪砂 2

号の割合が増え，隙間の多い構造のため，内部侵食の進

展は陥没発生につながる。そこで本研究では内部侵食に

着目して，内部侵食の発生前と発生後に分けて考察を行

った。 

(3) 内部侵食発生前の考察 

内水圧の繰り返しの上昇載荷で内部侵食が発生した。

この現象を考えるにあたって，内水圧作用後の実験値に

よる水の流速と，有効応力から算出した過剰間隙水圧比

を用いて欠損付近で形成されている安定な土粒子骨格を

破壊する条件を考えた。過剰間隙水圧比とは液状化の有

無を表す指標として用いられ，過剰間隙水圧比を初期の

有効応力で除した式で求められる。値が 1.0 を超えるこ

とで液状化したと判断される。図-24 に流速と過剰間隙水

圧比の関係を示す。赤でプロットした部分は内部侵食の

発生を示す。過剰間隙水圧比が 1 に近づくほど小さい流

速で内部侵食が発生している。一方で，小さな過剰間隙

水圧比であっても大きな流速が作用することで内部侵食

が発生する。過剰間隙水圧比と流速が一定条件を満たす

と内部侵食の発生を促進すると考えた。 

(4) 内部侵食発生後の考察 

図-23 より，粗粒化及び緩みが発生すると，新たに内水

圧を加えることで粗粒化・緩みが進展していくことが判

明した。欠損付近で内部侵食が起こることで流速にどの

ような変化が起きているかを確認する為に，三次元浸透

流解析を行った。図-25 に解析モデル，表-1 に解析パラメ

ータ，図-26 に解析結果を示す。解析は外水位 300mm，

内水圧の圧力水頭 700mm で内部侵食の範囲を変えて行っ

た。図-26 より，同じ内水圧を与えても内部侵食の有無に

よって流速の大きさが大きく異なり，管渠周辺の流速の

発生範囲が増大することが確認できた。内部侵食の発生

は更なる内部侵食を促進させる。 

 

3.3 内水圧作用時の危険度評価 

本章では，内水圧が陥没発生に及ぼす影響について検 

討した。内水圧は陥没発生の原因である内部侵食の発生

を助長することが明らかになった。実験結果より外水位

が 300mm の場合に内部侵食は起こりやすく，地下水位の

把握が重要であると考えた。また，内水圧作用後の水の

流速と，欠損付近での有効応力から算出される過剰間隙

水圧比が一定条件を満たすと，土の流出を促進し内部侵

食が発生する。ひとたび粗粒化が起こることで繰り返し

の内水圧の作用で粗粒化範囲が進展する。 

 

図-22 内水圧上昇載荷実験 

図-23 流速と過剰間隙水圧比の関係 

 

(a) モデル概要図 

 

(b) 損付近拡大図 

図-24 解析モデル 
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表-2 解析パラメータ 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-25 解析結果 

 

内水圧の作用で，地表面近くの変状だけでなく，その

下部にも変状が起き，内部侵食の範囲が進展していくこ

とから，少しの欠損の拡大や水位変動が突然大きな陥没

をもたらすリスクを高くする。 

 

4. まとめ 

 

以下に本研究で得られた知見を示す。 

(1)空洞形成過程における危険度評価フローについて 

縦型空洞や扇型空洞の様な大規模な空洞が形成され

る条件は，欠損閉塞の有無と土粒子濃度で決まる。欠

損幅と土の 95%粒径の比が 1.5 以上（𝑑௦/𝐷ଽହ ൒ 1.5）で

あれば欠損が閉塞せず，土粒子が連続的に流出する。

また，その濃度が掃流状集合流動の濃度（𝐶௟）を上回

っていれば，大規模な空洞が発生する。この空洞の範

囲は地下水位から予測することができる。 

欠損が閉塞した場合でも三日月空洞発生の危険があ

る。これは Kenny らの粒度安定指標を用いた内部侵食

の有無で判定できる。内部侵食に対する不安定粒子の

含有率が 30%以上であれば内部侵食により三日月形空

洞が発生する。この空洞・緩みの範囲は Terzaghi の緩

み土圧理論と流出土量により予測できる。 

(2)内水圧による陥没発生への影響 

内水圧の作用は内部侵食の発生を促進する。第 2 章

の危険度評価フローにおいて空洞無し，と判定された

欠損上の地盤でも，繰り返しの内水圧で内部侵食が起

こる。内水圧作用後の水の流速と，欠損付近での有効

応力から算出される過剰間隙水圧比が一定条件を満た

すことで土の流出を促進する。ひとたび内部侵食が発

生することで繰り返しの内水圧の作用によって，内部

侵食の範囲が進展する。陥没災害を助長する要因とし

てある一定条件を満たした場合において内水圧により

内部侵食が発生する。この条件を満たす地盤において

は陥没災害発生リスクが大きい。 
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概   要 
本研究では，堆積盆地の三次元的な幾何形状が地震動の増幅特性ならびに地表加速度分布に与える影響に

ついて数値解析的に検討した．議論を簡単にするため，基盤層および堆積層はともに弾性体とし，基盤層

と堆積層の剛性に明確なコントラストを与えた．これにより，剛性比に応じた地震動の増幅が基盤層と堆

積層の境界で生じることとなるが，三次元的な堆積盆地ではさらに，実体波のレンズ効果と表面波の干渉

による強震動を生じることとなる．本稿では，地表の加速度応答および堆積盆地の伝達関数が，堆積盆地

の幾何形状に応じてどのように変化するかを系統的に調べた．球形，楕円形，台形といった様々な盆地形

状に対する時刻歴応答および周波数特性の比較から，1) 盆地が深いほど長周期地震動の増幅がより顕著に

なる，2) 楕円形盆地では球形盆地に対し加速度が小さくなる，3) 台形盆地では基盤傾斜による多次元効果

が球形盆地より少ないことなどを示した． 

 

キーワード：地震，堆積盆地，三次元，伝達関数，大規模並列解析 

 

 

1. はじめに 

 

堆積盆地において，地震波が硬い基盤層から軟弱な堆積

層に入射すると，剛性の違いに起因して地震波が増幅され

大きな被害を及ぼす。また，堆積盆地が三次元的である場

合，実体波のレンズ効果に加え，実体波が地表面に干渉す

ることで生じる表面波（Rayleigh 波および Love 波，長周

期地震動の主要成分となる）の干渉により生じる強震動，

また長時間に亘る地震動の滞留により，被害が甚大化する。

したがって，地震被害の正確な予測には堆積盆地三次元的

な幾何形状を考慮した地震応答解析が必要不可欠である。

そこで本研究では，三次元地震応答解析を通して，堆積盆

地の三次元的な幾何形状が堆積盆地の震動特性に与える

影響を解明することを目指す。 

 

2. 三次元球形盆地の弾性地震応答解析 

 

2.1 解析条件 

硬質な基盤層の上に相対的剛性の小さい堆積層を有す

る堆積構造を想定し，図 1 の有限要素メッシュを作成した。

ただし，堆積盆地の形状は球形（盆地幅 5000m，盆地深さ

50m）とし，y 方向の対称性を考慮した半断面の模型を作 
 

 

(a) 俯瞰図 
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(b) 平面図 
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(c) 立面図 

図 1 三次元球形盆地 

第35回中部地盤工学シンポジウム 
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成した。入力動は，図 2 に示す兵庫県南部地震の振幅を

1/10 とした地震波を模型底面の x 方向にのみ入力した。弾

性体の材料定数は，表 1 のように設定した。 

 

2.2 解析結果 

代表的な時刻におけるせん断ひずみ分布を図 3 に示す。

同図より，三次元的な波動干渉に起因した円環状のひずみ

集中帯の発生が解かれていることがわかる。 

次に，盆地中央部における地表面での x 方向の加速度波

形，加速度フーリエ振幅スペクトル，盆地底面～地表面間

での伝達関数をそれぞれ図 4 に示す。T = 1~3 s 程度の周期

帯において 10 倍～100 倍程度の顕著な増幅が解かれたこ

とがわかる。 

 

3. 球形盆地の深さが震動特性に与える影響 

 

堆積層の深さを変化させることでレンズ効果による実

体波干渉の焦点位置が変化すると考えられる。 

そこで，模型について図 5 に示すように，堆積盆地の深

さを 1/2 倍，2 倍にした計算を実施した。 

代表的な時刻におけるせん断ひずみ分布を図 6~7 に，盆

地地表面中央部における加振方向の加速度波形をそれぞ

れ図 8(a)に示す。堆積層が厚くなるほどせん断ひずみが大

きくなる傾向，加速度増幅が時間遅れになる傾向が見られ

る。図 8(b)における加速度フーリエ振幅スペクトルに加え， 

 

 

 
図 5 堆積盆地深さの変化 
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(a) 地表面における x 方向加速度（最大 436gal） 

0 2 4 6 8 10
10-3

10-2

10-1

100

101

102

103

Period (s)

Fo
ur

ie
r 

sp
ec

tr
um

 o
f 

A
cc

. (
ga

l)

 

(b) 地表面における 

x 方向加速度のフーリエ振幅スペクトル 
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(c) 堆積層中央での伝達関数 

図 4 解析結果 

(a) t = 5 sec              (b) t = 10 sec 

(c) t = 15 sec             (d) t = 20 sec 

(e) t = 25 sec              (f) t = 30 sec 

図 3 せん断ひずみ分布 0  0.05% 

表1 弾性体の材料定数 

 基盤層 堆積層 

ヤング率 E (kN/m2) 1500000 14500 

ポアソン比 ν 0.25 0.25 

土粒子密度 ρs (g/cm3) 2.0 1.6 

P 波速度 cp (m/s) 949 104 

S 波速度 cs (m/s) 548 60.2 
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(a)  加速度の時刻歴（最大 81gal，継続時間 30 秒） 
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(b) 加速度フーリエ振幅スペクトル 

図 2 入力波 
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図 8(c)における伝達関数からも，長周期地震動（3s~）の

増幅は，堆積層が厚いほど顕著に生じることがわかる。 

次に，伝達関数について考察する。詳細は 5 章で述べる

が，三次元盆地の伝達関数には，以下のような特徴がある。 

① 三次元盆地の伝達関数は，一次元モデルの伝達関

数（図 6-1 緑線のように，周波数領域で規則的に

増幅倍率のピークが出現する）と概ね同様の傾向

を有する。すなわち，1/4 波長則から決まる固有周

波数／固有周期に対して顕著な増幅を示す。 

② ただし，多次元性に起因して，一次元モデルの固

有周波数以外の周波数帯の波の入力に対しても増

幅を示す。この結果，三次元伝達関数は一次元伝

達関数から乖離し，不規則な形状となる。 

図 8(c)において，堆積層厚 1/2 倍のモデルでは，上記①と

同様の規則性が認められるが，堆積層厚 2 倍のモデルでは，

この規則性はほぼ完全に喪失している。このことから，堆

積層厚の増大（基盤傾斜角の増大）により多次元効果（5

章で低次元モデルと比較しつつ議論する）がより顕著に現

れることが確認できる。 

 

4. 堆積盆地の幾何形状が震動特性に与える影響 

 

4.1 はじめに 

ここまでの球形盆地を対象に解析を行った解析では，入

力地震動（最大 81gal）に対して非常に大きな地表水平加

速度（最大 436al，入力動の約 5.4 倍）が得られた。これ

は，球形という盆地形状の下で，焦点効果により盆地中央

での加速度増幅が極端に大きくなることによる。この影響

を数値的に捉えるとともに，堆積盆地の基盤幾何形状が加

速度増幅特性に与える影響について系統的に把握するた

め，盆地形状を変えた検討を行う。本稿ではとくに，楕円

形盆地および台形盆地を対象とした。 

 

4.2 楕円形盆地 

図 1 の球形盆地の寸法を x 軸方向および y 軸方向に拡大 

 

 

 

することで図 9 のような楕円形モデル（以後，それぞれ楕

円形 X，楕円形 Y と呼ぶ）を作成して解析を行った。入力

波および材料定数は球形盆地の解析に一致させた。これら

の模型においては，深さは球形盆地と同一だが，盆地端で

の傾斜角や焦点位置は球形盆地とは異なる。 
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(a) 地表面における x 方向加速度の時刻歴 
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(b) 地表面における 

x 方向加速度のフーリエ振幅スペクトル 
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(c) 堆積層中央での伝達関数 

■深さ等倍      ■ 深さ 2 倍      ■ 深さ 1/2 倍 

図 8 解析結果 

(a) t=5sec              (b) t=10sec 

 

(c) t=15sec            (d) t=20sec 

 

(e) t=25sec              (f) t=30sec 

0  0.05% 

図 7 せん断ひずみ分布（深さ 1/2 倍） 

(a) t=5sec              (b) t=10sec 

(c) t=15sec            (d) t=20sec 

(e) t=25sec              (f) t=30sec 

0  0.05% 

図 6 せん断ひずみ分布（深さ 2 倍） 
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代表的な時刻におけるせん断ひずみ分布を図 10~11 に，

地表の応答を図 12 に示す。せん断ひずみの大きさには球

形盆地との明確な差異は認められないが，これは堆積層厚

に差がないことによる。一方，図 12(c)の伝達関数を見る

と，楕円形 Y では球形盆地とほぼ同一の伝達関数となる

ことが確認できる。これは，本解析において y 方向には加

振していないため，x 方向の加速度に較べて，y 方向の加

速度の影響が相対的に無視できることによる。また，楕円

形 X では球形盆地に対し，長周期成分（2~4s）の増幅を生

じにくいなど，一部の周波数帯で差異が認められるが，こ

の傾向は 3 章において，盆地深さを浅くした場合の伝達関

数の変化と同様である。これは，堆積層厚を 1/2 倍にする

ことと，模型の x 方向の寸法を 2 倍にすることが，同一の

基盤傾斜角の変化を与えることによる。 

なお，図 12(a)より，地表加速度の最大振幅は，球形盆

地で最も大きく，楕円形盆地では相対的に小さくなってい

る。これは，球は焦点が 1 つであるのに対し，楕円体の 
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(a) 地表面における x 方向加速度の時刻歴 
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(b) 地表面における 

x 方向加速度のフーリエ振幅スペクトル 
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(c) 堆積層中央での伝達関数 

■ 球形 

■ 楕円型（x 方向 2 倍）    ■ 楕円型（y 方向 2 倍） 

図 12 解析結果（楕円形盆地） 

 

(a) t=5sec              (b) t=10sec 

(c) t=15sec            (d) t=20sec 

 

(e) t=25sec              (f) t=30sec 

0  0.05% 

図 11 せん断ひずみ分布（楕円型 Y）  

(a) t=5sec              (b) t=10sec 

 

(c) t=15sec            (d) t=20sec 

 

(e) t=25sec              (f) t=30sec 

0  0.05% 

図 10 せん断ひずみ分布（楕円型 X） 

 

(a) 楕円形 X 

 

(b) 楕円形 Y 

図 9 楕円形盆地の有限要素メッシュ 
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焦点は 2 つ存在し，レンズ効果による増幅が球形盆地に較

べて分散したことによる。 

 

4.3 台形盆地 

台形盆地の有限要素メッシュは，盆地の幅と深さを球形

盆地模型と対応させ，図 13 のとおり生成した。盆地端に

おける基盤傾斜角は，α=2.29°（球形盆地端の基盤傾斜角

に一致）， 45°，90°（垂直）の 3 種類を設定した。材料定

数および入力地震動は，球形盆地の解析に準拠した。 

代表的な時刻におけるせん断ひずみ分布を図 14~16 に， 

 

 

 

地表の応答を図 17 に示す。傾斜角 α=2.29°のケースでは，

盆地地表面において非一様なせん断ひずみ分布が出現す

るが，さらに傾斜角を大きくした α=45°，90°のケースでは，

ほぼ一様なひずみの発生しか解かれておらず，  

 

(a) 地表面における x 方向加速度の時刻歴 

 

(b) 地表面における 

x 方向加速度のフーリエ振幅スペクトル 

 

(c) 堆積層中央での伝達関数 

■ 球形        ■ α=2.29°    ■ α=45°    ■ α=90 

図 17 解析結果（台形盆地） 

(a) t=5sec              (b) t=10sec 

(c) t=15sec            (d) t=20sec 

 

(e) t=25sec              (f) t=30sec 

0  0.05% 

図 16 せん断ひずみ分布（台形，α=90°） 

(a) t=5sec              (b) t=10sec 

(c) t=15sec            (d) t=20sec 

(e) t=25sec              (f) t=30sec 

0  0.05% 

図 15 せん断ひずみ分布（台形，α=45°） 

(a) t=5sec              (b) t=10sec 

(c) t=15sec            (d) t=20sec 

 

(e) t=25sec              (f) t=30sec 

0  0.05% 

図 14 せん断ひずみ分布（台形，α=2.29°） 

図 13 三次元台形盆地の有限要素メッシュ 
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多次元効果は限定的であることがわかる。事実，図 17(c)

の伝達関数について，α=45°，90°のケースでは，球形盆地

に較べて，一次元固有周波数以外での増幅倍率は明らかに

小さい。一方，傾斜角 α=2.29°のケースに対する伝達関数

は，盆地端基盤傾斜角を盆地模型と統一しているにもかか

わらず，球形盆地の伝達関数とは異なる結果となった。こ

のことから，地表近傍の震動を予測する上で，堆積層深さ，

基盤傾斜角のみならず，基盤面のトポグラフィを精緻に考

慮して地震応答解析を行うことの重要性が示唆できる。 

 

4.4 多次元的な波動干渉と局所的な強震動の発生 

盆地中央地表面を x 軸方向に横切る地表面上での水平・ 

鉛直加速度の最大値をとると，図 18 が得られる。同図よ

り，水平加速度が最大となる位置は模型中央とは限らず，

盆地形状により異なることがわかる。最大値は，球形盆地

では中央近傍で，台形盆地では盆地端寄りで発生している。

なお，盆地中央での鉛直加速度は零となるが，これは盆地

形状が x 方向に対称なので，逆位相の波による鉛直加速度

の相殺されることによる。また，盆地直下の基盤傾斜の大

きさよっても，最大加速度の発生位置は異なる。 

 

 

4.5 まとめ 

本章では，三次元弾性堆積盆地の幾何形状が波動の増幅

的干渉および地表面での振動特性に及ぼす影響について

検討した。得られた知見を以下に示す。 
 球形盆地の模型規模を大きくすることで，長周期地

震動の発生が解かれた。 

 球形盆地の深さを大きくすると，長周期地震動の増

幅がより顕著に生じるようになる。 

 楕円形盆地における加速度最大値は，球形盆地に対

して小さくなる。 

 台形盆地では，球形盆地に較べて基盤傾斜による多

次元効果は相対的に少ない。 

 

5. 低次元モデルとの比較 

 

5.1 はじめに 

前章までは，堆積盆地の三次元的な幾何形状に応じて特

徴的な波動干渉の発生を確認するとともに，伝達関数もま

た基盤形状等の影響を受けて変化することを確認した。し

かし，三次元解析は常套化するには非常に計算コストが高

く，実務レベルでの地震応答解析の大半は一次元解析にと

どまる。よって，従来の地震応答解析（低次元での地震応

答解析）は，三次元的な震動特性のうち，何を考慮できて

何を評価し得ないのか，系統的な知見を得る必要がある。 

そこで本章では，三次元モデルと低次元モデルの解の比

較を通して，三次元解析の重要性を指摘するとともに，三

次元盆地特有の震動特性の抽出を試みる。 

 

5.2 低次元モデルについて 

岩井(2020)を参考に，表2に示す4種類の解析を行った。

1D では，基盤層と堆積層のインピーダンス比に応じた実

体波の増幅が考慮されるが，2D および 2DX では，実体波

のレンズ効果に加え，表面波（それぞれ Rayleigh 波，Love

波）も解かれうる。3D では，それらすべての現象が考慮

されることとなる。材料定数および入力地震動は，球形盆

地の解析に準拠した。 

表 2 三次元モデルと低次元モデルの特長 1) 

（岩井，2020） 

 

(a) 水平加速度最大値 

 

(b) 鉛直加速度最大値 

■ 球形   ■ 楕円形 X   ■ 楕円形 Y 

■ 台形（α = 2.29°）   ■ 台形（α = 45°）    

■ 台形（α = 90°） 

図 18 盆地中央地表面を x 軸方向に横切る地表面上での最大

加速度（図の左右端は盆地端位置に相当する） 
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5.3 解析結果 

2 章の球形盆地（3D モデル）について，対応する低次

元モデル（1D，2D，2DX モデル）を生成し，地表での加

速度応答，加速度フーリエ振幅スペクトル，堆積層での伝

達関数を比較した結果を図 19 に示す。 

まず，図 19(a)より最大加速度の値を比較すると，入力

動（最大 81gal）に対し，1D モデルでは約 2.9 倍の加速が

解かれたが，これは基盤層と堆積層のインピーダンス比に

よる実体波の増幅によるものである。これに対し，2D モ

デル，2DX モデル，3D モデルの最大加速度は，1D モデル

のそれぞれ約 1.3 倍，約 1.0 倍，約 1.9 倍にも達した。ま

た，一次元モデルに較べ，地表における波の滞留時間の長

期化も明確に解かれた。このことから，地震応答解析にお

ける多次元解析の重要性（一次元地震応答解析による評価

の危険性）が示唆された。 

次に，スペクトル特性について見てゆく。本検討では，

基盤層と堆積層のインピーダンス比を非常に大きく設定

していることから（約 12 倍），1D モデルの固有周波数は

1/4 波長則に従うと考えられる．このとき，n 次固有モー

ドの周波数 fnは，堆積層厚を H = 50 m，S 波速度を cs = 60.2 

m/s として，fn=cs/λn，λn =4H/(2n-1)で計算できる．この式よ

り固有周波数を算定すると，f1 = 0.301 Hz，f2 = 0.903 Hz，

…となり，図 19(c)の伝達関数のピークと一致する。一方，

多次元モデルの伝達関数は，1D モデルとは異なる結果と

なる．2D・3D モデルにおいては，1D モデルにおいては見

られない増幅が確認できる．この理由としては，実体波の

レンズ効果や多重反射，表面波の重複などが考えられる。 

ただし，実体波の波速は物質固有であるため，S 波は c = 

60.2 m/s で伝播することとなる．盆地端から中央までの距

離は 2500m となっているため，表面波の盆地中央への到

達は最速でも 2500 m/ 60.2 m/s = 41.5sec 以降であり，今回

解析した 30 秒の継続時間内には到達していないと考えら

れる。4 つのモデルの伝達関数にそれほど差が見られない

のは，表面波の影響が解析中でほとんど生じておらず，実

体波の干渉の仕方の差しか寄与しなかった結果であると

考えられる。換言すれば，（表面波の影響が限定的な本計

算に限られるが），実体波の干渉（レンズ効果）の仕方の

違いによる応答倍率の差を考えるだけで，各モデル間での

伝達関数の違いを説明できる可能性がある。 

 

5.4 まとめ 

 三次元モデル（3D）では，低次元モデル（1D，2D，

2DX）に対し顕著な加速度増加と継続時間の長期化

が解かれた。このことから，三次元解析の重要性を

指摘した。 

 今回の解析では，地震動継続時間中には表面波が盆

地中央に到達しないため，低次元モデルと多次元モ

デルの伝達関数の差は，実体波の屈折干渉の仕方の

影響のみであり，その差は限定的であった。モデル

間での伝達関数の差異がもっぱらレンズ効果に依存

する本条件下では，盆地中央部での伝達関数は，そ

の直下における基盤の曲率が小さいほど三次元モデ

ルと低次元モデルの差異が無くなる結果となった。

表面波の影響が顕著に生じる場合，長周期成分の卓

越など，スペクトル特性に更なる差異を生じる可能

性がある。 
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(a)  地表水平加速度 
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(b)  加速度振幅スペクトル 
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(c) 伝達関数 

■ 1D モデル   ■ 2D モデル 

■ 2DX モデル   ■ 3D モデル 

図 19 解析結果（球形盆地） 
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6. おわりに 

 

6.1 結論 

本研究では，堆積盆地の三次元的な幾何形状を変えた弾

性地震応答解析を実施し，以下の知見を得た。 

 盆地が深さが大きいほど，長周期地震動の増幅がよ

り顕著に生じるようになり，地表におけるひずみも

大きくなる。 

 伝達関数は基盤傾斜角に強く依存し，その値が大き

いほど多次元効果（一次元解析からの乖離）がより

明確に現れる。 

 楕円形盆地における加速度最大値は，焦点の分散に

より球形盆地に対して小さくなる。また，台形盆地

では，底面は flat であるため，球形盆地に較べて基盤

傾斜による多次元効果は相対的に少なくなる。 

また，低次元モデルとの比較を通して，以下の知見を得た。 

 三次元モデルでは，低次元モデルに対し顕著な地表

加速度と継続時間の長期化を生じることから，地震

応答解析において三次元性を考慮することの重要性

を指摘した。 

 

6.2 今後の課題 

 低次元モデルの解から，三次元の解析結果を推定す

る手法について検討したい。三次元効果を疑似的に

考慮することも可能であり，その簡便的な考慮手法

（たとえば，低次元モデルで得られた応答加速度を

係数倍すれば良い，伝達関数を適切に補正して用い

れば良いなど）を適切に提案できれば，工学的に非

常に有用である。 

 三次元解析における表面波の特徴の観察（理論波速

と分散性，地表面の軌跡，深さ方向の速度分布など）

を試みたが，実体波と表面波が三次元的に複雑に干

渉する場であるため，抽出は困難であった。 

 多方向加振条件下での三次元効果について議論する

必要がある。また，水平動だけではなく鉛直動に対

する応答関数も評価する必要があるほか，盆地中央

以外の点における応答関数の特徴も把握する必要が

ある。 

 別報 5)では，地盤の弾塑性・水～土連成の効果につい

ても検討しており，砂地盤では図 20(a)のような地盤

全域での有効応力減少（液状化）により，同図(b)の

ような流動化した堆積層全体でのスロッシングを生

じるとともに，S 波が伝わりにくくなるによる図

21(a)のような加速度減少が生じるのに対し，粘性土

地盤では，図 21(b)のような加速度増幅が解かれるな

ど，応答は地盤の力学特性により大きく異なる。こ

のような地盤の弾塑性性状に応じた震動特性の差異

や，拘束圧依存性についても，更に検討したい。 

 地震応答解析における水～土連成効果，とくに地盤

の透水性が伝達関数の時間変化に与える影響につい

ても考察したい。 

 領域分割法により三次元解析の更なる高速化を図る。 
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図 20 弾塑性地盤（砂質土）の応答 5) 
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図 21 地表の水平加速度 5) 
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波浪作用による海底地盤の液状化挙動に及ぼす間隙水圧縮性と多次元性の影響 

The effects of compressibility of pore water and multi-dimensionality of wave load on 

wave-induced seabed liquefaction and solidification 
 

 

飯島琢臣 1，豊田智大 2，野田利弘 2 
 

1 名古屋大学・工学研究科・iijima.takumi.h3@s.mail.nagoya-u.ac.jp 

2 名古屋大学・工学研究科 

 

概   要 
波浪作用下において生じる海底液状化現象の水～土骨格連成解析においては，その有効応力変動をもたら

す要因として，①間隙水の圧縮性，②波浪の多次元性，③接線流速の影響が考えられている．本稿では，①

②に着目し，u-p 形式の水～土連成変形解析を用いて，これらの要因の違いに由来する有効応力経路および

弾塑性変形の差異を調べた．まず議論を簡単にするため，海底地盤を弾性体と見做した場合の解を示す．

有効応力変動の要因を①に求める場合（間隙水の圧縮性を仮定した一次元解析）と②に求める場合（間隙

水を非圧縮とする二次元解析）とで，同様の有効応力経路が表現されることを示す．また，上記の弾性解

析と同一の境界条件のもとで弾塑性解析を実施し，①②の要因に応じて，海底地盤における有効応力低下

域の回復・圧密（Solidification）進展の向きに明確な差異を生じることを示す． 

 

キーワード：海底液状化，水～土連成解析，間隙水圧縮性，波浪多次元性，弾塑性 

 

 

1. はじめに 

 

波浪外力による海底地盤の液状化（不安定化）現象は，

液状化した近傍の海洋構造物の安定性に影響を及ぼすこ

とが，現地観測から示唆されている 1)．この現象理解のた

めに模型実験が数多く実施されてきており，例えば宮本ら

2)は，緩詰め砂質地盤の遠心力場波浪実験にて，海底面か

ら発生する液状化（Liquefaction）の下方への進展，そして

過剰間隙水圧の消散に伴う液状化土の圧密（凝固，

Solidification）という一連の過程を観測している．また，こ

の波浪作用による海底地盤の圧密は，一般的な圧密の進展

方向とは異なることを明らかにしている（図 1）． 

一方で，数値解析的にそれら一連の波浪による海底地盤

応答を表現し，理解する取り組みも行われてきた．三浦ら

3) は，古典地盤力学による静的・一次元的な水位上昇の基

では，有効応力の変化が生じないことを示した上で，変化

の要因を①海底地盤内の空気の存在に起因した間隙水の

圧縮性によって説明し，さらに地盤を弾性体とした数値解

析によってその変化を解いた．また有効応力変動のその他

の要因としては，②波浪の多次元性による海底地盤の多次

元的な変形 4)と③海底地盤表面における接線方向流速の作

用が考えられる． 

これに対し本稿では，間隙水の土骨格に対する相対加速

度を無視した u-p formulation に基づく水～土骨格連成解析

コード GEOASIA 5)を波浪外力作用下の海底地盤応答解析

に用いて，①間隙水の圧縮性と②波浪の多次元性のそれぞ

れが有効応力経路に及ぼす影響について整理する．また骨

格構造概念に基づく弾塑性構成式 SYS Cam-clay model 6)を

使用した弾塑性解析をそれぞれの要因を考慮の下で実施

し，弾性解析では解かれ得ない塑性的な応力経路・変形，

とくに圧密が解かれうることを示す． 

 

図 1 海底液状化後の圧密（Solidification）（上）と一般的な静

穏時の圧密（下）の進展方向の違い 

 

2. 間隙水の圧縮性の影響（一次元解析） 

 

地盤内に間隙空気が存在する場合，空気の圧縮性によっ

て非排水条件下においても体積変化が許容され，それによ

って有効応力が変化し得る．本研究では，解析コード

GEOASIA における疑似三相系解析として，飽和土におい

て式(1)で間隙水の真の密度𝜌௙，間隙水圧𝑢௪と関係付けら
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れる間隙水の体積弾性率𝐾௙の値を間隙水が圧縮し得る有

意な値を設定した解析を実施した． 

 𝜌௙ ൌ exp ሺ𝑢௪/𝐾௙ ሻ  (1) 

また，3 章で実施した波浪の多次元性による有効応力変

動と区別するため，一次元モデルを用いた．また地盤は弾

性，弾塑性モデルとした解析を実施した． 

 

2.1 解析条件 

解析には図 2 に示す有限要素メッシュを用い，上端境界

面に規則波で表される波浪外圧𝑢௪௢ ൌ 𝑎௢sin𝜔𝑡  （𝑎௢ :外圧

振幅 [kPa], 𝜔: 角振動数 [rad/s], t: 時間 [s]）を与えた．波

浪外圧に関する諸量は，三浦ら 3)に倣い表 1 のように与え

た．弾塑性解析においては，10000 波の境界圧を与え，液

状化からその後の圧密までの一連の過程を解くのに十分

な値を設定した． 

側面と底面は非排水条件を課し，鉛直方向 z のみの変形

を許容した（一次元変形）．また，メッシュは波浪外圧の

作用による有効応力応答・変形がより顕著になると予想さ

れる上部近傍を細かくした． 

土の物性値，弾性パラメータと SYS Cam-clay model に

よる弾塑性パラメータを表 2 に示す．解析対象は緩砂を想

定し，発展則や初期状態は中井 7)による非常に緩い状態に

ある三河珪砂の三軸試験結果からフィッティングして決

定されたものである．間隙水の体積弾性率𝐾௙を三浦ら 3)に

よる解析における緩砂のパラメータに倣い，4.24 ൈ 10ସ 

kPa （Fredlund 6)の式より飽和度 99.6%に対応）と設定した．

弾塑性解析は自重を考慮し，地表には土被り圧 0.01kPa 与

えた． 

図 2 解析モデル（地表からの深さを z 軸とする） 

 

 

 

2.2 解析結果 

まず弾性解析による波浪外圧作用時の過剰間隙水圧𝑢௘，

平均有効応力𝑝′，せん断応力 q の（初期値からの）時間変

動に着目する．図 3 は境界圧振幅𝑎௢で正規化した𝑢௪, 𝑝ᇱ, 𝑞 

の代表深さ 3 点での周期 T で無次元化した時刻 t の関係を

示す．まず地表近傍（要素 A）においての間隙水圧は，排

水的な挙動として，境界圧変動に即時的に追随するため，

𝑝ᇱ, 𝑞 いずれの変化も生じない．一方，底面近傍（要素 C）

においては，非排水的に間隙水の圧縮性に起因した間隙水

圧の低減が同じく即時的に起こる．そのため𝑝ᇱ, 𝑞  いずれ

も外力の時間変化と同様に変動する． 

ある程度の深さの位置（要素 B）では，部分排水的に，

間隙水圧縮性による間隙水圧振幅の低減のみならず，外圧

振動からの位相遅れが生じていることが確認できる（三浦

表 2 物性値，材料パラメータ，初期条件 

物性値 

透水係数 k [cm/s] 0.01

ポアソン比 𝜈 0.3

水の体積弾性係数 𝐾௙ [kN/m2]  4.24×104 

水の単位体積重量 𝛾௪ [kN/m3] 9.81

土粒子の密度 ρs (g/cm3) 2.65

弾性パラメータ※1 

弾性係数 E [kN/m2] 1.4×105

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

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 2.2

回転硬化指数 br 0.0

回転硬化限界定数 mb 0.0

初期条件 ※2 

初期過圧密比1/𝑅଴ 1.25

初期構造の程度1/𝑅଴
∗ 69.89

初期土圧係数 𝐾଴ 1.0

初期間隙比 e଴※3 0.832

※1 弾性体のパラメータ，弾塑性体の弾性成分とは異なる．  

※2 初期等方応力状態とした．  

※3 弾塑性解析時は，その他の条件から分布して求めた． 

表 1 外力条件 

波高 H [m] 1.0

境界圧振幅 𝑎଴ሺൌ 𝐻𝛾௪/2ሻ [kPa] 4.9

周期 T [s] 13.0

角速度 𝜔 (ൌ 2𝜋/𝑇) [rad/s] 0.483

波長 L [m] 167.5

波数 𝜆 (ൌ 2𝜋/𝐿) [rad/m] 0.38

波速 C (=L/T) [m/s] 12.88
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ら 3) と同様）． 結果的に，上記二つの効果により，より間

隙水圧振幅の低減が起こっている要素 C と同程度の𝑝ᇱ, 𝑞

の変動が生じていることを確認した． 

 

(a) 過剰間隙水圧𝑢௘~時間 t/T 関係 

(b) 平均有効応力Δ𝑝’~時間関係 

(c) せん断応力Δ𝑞~時間 t/T 関係 

図 3 一次元弾性解析結果 ※横軸は時間 t を周期 T で無次元化

して示している 

 

次に，同様の一次元解析を弾塑性体として行った結果に

ついて述べる．図 4 は各代表深さにおける平均有効応力 p’

とせん断応力 q の関係，p’と比体積 v の関係をプロットし

たものである．いずれの深さにおいても，初期は q の振動

発生が構造の劣化を引き起こし，それに伴って残留的な p’

の低下が起こり，液状化に至った．その間，v は変化せず，

非排水的な変化であることがわかる．その後は，過剰間隙

水圧の消散に伴い，p’の回復による v の減少，つまり圧密

（Solidification）が起こる過程が解かれた．  

図 5 は，代表的な時点（1,10,100,1000,10000 波経過直後）

の p’と v の深さ方向の分布を表す．1000 波経過までሺ𝑡 ൌ

0 ~ 1.3 ൈ 10ସ 𝑠ሻの分布のに着目すると，深さ方向に下向き

に凸であることから，時間の経過に伴い，有効応力の低下

（液状化）が地表から下向きに進展していること，またそ

の後の p’の回復と比体積減少が深部から地表に向かって

上向きに進展している一連の過程が解かれた． 

 

(a) 要素 A（𝑧଴ ൌ 0.001 m） 

(b) 要素 B (𝑧଴ ൌ 2.1 m) 

(c) 要素 C (𝑧଴ ൌ 9.9 m) 

図 4 各代表深さの要素挙動，平均有効応力𝑝′～せん断応力 q

関係（左）と𝑝′～比体積 v 関係（右） 

 

 

(a) 平均有効応力𝑝′ 
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(b) 比体積 v 

図 5 諸量のアイソクローン 

 

3. 多次元的な変形の影響（二次元解析） 

 

松島ら 3)は二次元波浪（進行波と完全重複波）作用下で

は図 6 のような境界荷重のアンバランスによって海底地

盤の液状化が起こることを指摘している．また地盤の応力

変動としては，波の周期変化に伴って，完全重複波の節の

下では，せん断応力変動Δτのみの変化（単純せん断）が起

こり，腹の下では，軸差応力変動ሺΔ𝜎௩
ᇱ െ Δ𝜎௛

ᇱ ሻ/2，（𝜎௩
ᇱ：鉛

直有効応力，𝜎௛
ᇱ：水平有効応力）のみ（純粋せん断）が起

こることが考えられる．一方，進行波作用下では，それら

の二つのせん断応力変動の組み合わせとして（楕）円軌跡

を描く． 

図 6 二次元波浪場での地盤の変形と応力変動（松島らに倣い

作図） 

 

3.1 解析条件 

解析に用いた二次元有限要素メッシュを図 7 に示す．図

中の模型中央における緑色の柱内の深さの異なる 4 つの

点・要素を同図内の表のように定義した．境界状端面に作

用させた波浪は進行波とし，左端から入力した．波浪境界

圧の条件は，振幅𝑎௢を 0.49kPa とし，それ以外の諸量は前

章の一次元解析と同様（表 1）とした．底面と側面は水平

方向変位固定とし，非排水条件を課した．  

使用した地盤材料パラメータは，前章と同様，緩砂を想

定し，弾性・弾塑性いずれにおいても表 2 のように与えた．

ただし，間隙水の圧縮性は無視した．また解析は平面ひず

みを仮定し，弾塑性解析では，一次元解析と同様に，自重

を考慮し地表面には土被り圧 0.01kPa を与えた． 

 

図 7 二次元解析モデル ※着目する真ん中の柱を緑で着色

し，その中の 4 要素を右の表のように初期深さに応じて定義し

た． 

 

3.2 解析結果 

まず弾性解析による波浪外圧作用時の過剰間隙水圧𝑢௘，

平均有効応力𝑝′，せん断応力 q の初期値（いずれも 0 kPa）

からの時間変動に着目する．図 8 は図 2 と同様に，境界圧

振幅𝑎௢で正規化した𝑢௘, 𝑝′, q の代表深さ 4 点での時間変化

を示す．まず地表近傍（要素 A）においての間隙水圧は，

排水的な挙動として，境界圧変動に即時的に追随するため，

p’の変化は生じない．一方，深さが大きくなるにつれて，

𝑢௘の変動振幅の低減が，前章の間隙水の圧縮性を考慮した

解析結果と同様に起こる．また，ある程度の深さ（要素 B

または C）で位相遅れが生じ，非排水的になる十分に深い

位置（要素 A）では生じにくくなるという現象が確認でき

た．このことから，有意な p’ と q の変動が（間隙水の圧

縮性を考慮せずとも）得られた． 

なお，Yamamoto 9)より地盤層厚の半無限性を仮定する場

合には，p’及び q は一定に保たれることから，ここでの有

効応力変動は対象地盤の深さの有限性による． 

また，二次元解析では，全応力変動が深さ方向に小さく

なるという結果が得られることも確認している． 

(a) 過剰間隙水圧𝑢௘~時間関係 

0 0.25 0.5 0.75 1
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0
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u e
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 要素A z0 =0.109[m] 
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 uwo
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(b) 平均有効応力 p’~時間 t/T 関係 

(c) せん断応力 q~時間 t/T 関係 

図 8 二次元弾性解析結果 ※時間 t は解析モデル中央に波浪

が作用し始めたタイミング以降とした． 

 

次に，弾塑性解析結果として，図 9 にせん断応力比𝑞/𝑎௢，

構造の程度1/𝑅∗，過剰間隙水圧比𝑢௘/𝑝௢′，平均有効応力比

𝑝ᇱ/𝑝଴
ᇱ  ，比体積比v/v୭の時間変化を示す．波浪の進展に伴

い，浅い位置でより大きなせん断応力変動・せん断を示し，

それにより構造の程度の解消と相対的により大きな過剰

間隙水圧の蓄積，また平均有効応力の低下がより早く起こ

ることがわかる． 

さらなる波浪作用が継続し，構造が十分に解消する（1/

𝑅∗ → 1）と，平均有効応力低下が先に始まる浅い位置から，

𝑢௘が解消し，p’が回復し，v が減少し始める．これはおよ

そ 200 波経過直後の要素 A と 380 波経過後の要素 B の挙

動から確認することができる．この p’の低下後の圧密現象

は，浅場から深部に向かって進展し，前章の一次元の間隙

水の圧縮性を考慮した解析とその進展の向きが異なるこ

とがわかる．これは，より排水的である浅い位置において

起こる圧密進展速度が，下向きに進展する有効応力低下速

度を上回ったためである． 

また p’の回復については，200 から 400 波経過中の要素

A の p’ の変化からわかる通り，一定には起こらず，回復

と減少を繰り返す挙動を示す．これは，要素 A より深い位

置まで有効応力減少が進行した際に，上向きの浸透を発生

し，要素 A での p’の回復を阻害することによる． 

以上の現象は，図 10 に示す各要素の p’~q 関係，p’~v 関

係からも確認することができる．いずれの要素においても，

液状化（90%以上の p’の低下）は発生していないが，非排

水的な p’の低下が初期解かれ，その後の p’の回復に伴う比

体積の減少（Solidification）が解かれた．図 4 に示される

一次元解析結果と異なるのは，p’の回復が一意に起こるの

ではなく，圧密過程で p’の増減が起こり，p’が回復するタ

イミングで大きな塑性圧縮が進む． 

図 9 二次元弾塑性解析結果 ※上からせん断応力比𝑞/𝑎௢，構

造の程度1/𝑅∗，過剰間隙水圧比𝑢௘/𝑝௢′，平均有効応力比𝑝ᇱ/𝑝଴
ᇱ  ，

比体積比v/v୭と時間 t/T の関係，ただし𝑝଴
ᇱ , v୭は初期値． 

 

 

(a) 要素 A（z଴ ൌ 0.109 m） 

(b) 要素 B (z଴ ൌ 0.465 m) 

(c) 要素 D (z଴ ൌ 3.758 m) 

図 10 各代表深さの要素挙動，平均有効応力𝑝ᇱ～せん断応力𝑞

関係（左）と平均有効応力𝑝ᇱ～比体積v関係（右） 
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4. おわりに 

 

海底地盤の不安定化現象（液状化）の支配的要因の特定

と弾塑性解析の重要性を明らかにすることを目的として，

u-p 解析を実施し，この解析手法で考慮し得る，①間隙空

気の存在に起因した間隙水の圧縮性と②波浪の多次元性

による海底地盤の多次元的な変形許容の二つの有効応力

変動要因の影響を調べた． 

弾性解析では，二つの要因による間隙水圧，平均有効応

力，せん断応力の変動がどちらも同様に発生し，いずれの

深さの挙動も排水性（位相遅れ）をもって説明できること

を示した．一方，弾塑性解析では，平均有効応力の低下が

地表から下向きに進展するという現象は，両要因考慮の下

で同様に再現できた．しかし，その後の圧密（Solidification）

の過程において，間隙水の圧縮性を考慮した一次元解析で

は，上向きに進展するのに対し，二次元波浪場での解析で

は，海底地表の要素から下向きに進展した．これは，有効

応力の低下の下部への進展が，一次元解析では深さ方向に

全域で即時的に起こるのに対し，二次元解析では地表から

時間をかけて起こったため，液状化後の圧密（Solidification）

では，前者では相対的にせん断の影響が小さい下部から上

向きに進展し，後者では排水距離の短い地表から下向きに

起こったためである． 

また，有効応力低下後の残留的な圧密・沈下の現象は，

弾塑性解析によってのみ表現し得た． 

なお，第 1 章で述べた波浪による海底地盤の有効応力変

動の要因としての③海底地盤表面の接線方向に作用する

流速の影響を，本研究で用いた u-p 解析では考慮しえない

ため，今後の研究課題として，u-w-p 解析 10) により検討

していく．これにより波浪による海底液状化現象のメカニ

ズムの包括的な理解となり，その対策等への応用が期待さ

れる． 
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大型土のうによる衝突力減衰機構把握のための実験 
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概   要 
大型土のうは，施工が容易で現場に対する柔軟性が高いことから土砂災害現場での仮復旧対策の実績が多

い。一方で，大型土のうは、落石などに対する挙動や防護施設としての性能が明確になっていないことか

ら，現場適用時の安全性が危惧される。本研究では大型土のうと重錘による実物大重錘衝突実験を行うこ

とにより，重錘衝突による土のうの反応とエネルギー減衰機構について考察した。その結果，土のうは重

錘衝突時の貫入と土のう本体の移動、転倒により衝突物の運動エネルギーを減衰させており，その内貫入

と移動での減衰量が占める割合が大きいことがわかった。さらに，衝突物の重量と衝突速度が一定であれ

ば、土のうの重量が大きいほど，土のうの変形と移動によるエネルギー減衰効果が高まり，その変形量や

移動量自体も低減させることがわかった。 

 

キーワード：大型土のう，落石防護施設，地盤材料 

 

 

1. はじめに 

 

道路事業における土砂災害時の仮復旧対策では，特に

早急な道路機能の回復が求められる。このような復旧事

業の流れの中で，近年では大型土のうを積層状に構築し

た仮設防護施設の実績が増加している。しかしながら，

昨今急増する集中豪雨による同時多発的な災害発生に対

して，財政難や人手不足などの理由から本復旧が追い付

かず，大型土のうが長期間残置されるような現場もあり，

仮復旧対策としての耐用年数を超えた大型土のう積層体

の性能が危惧されるところである。 

 

1.1 研究背景 

大型土のうを用いた防護施設を中長期的な運用や本

復旧対策に適用する場合，補強材との組みあわせや袋自

体の改良等の工夫が必要である。さらに，中長期での運

用や本復旧へ適用する場合には，まず仮復旧として適用

されている大型土のう積層体自体の落石などに対する性

能を満足するかどうかを定量的に評価できる仕組みが必

要である。しかしながら，大型土のう積層体は実際の落

石衝突などに対して，どの程度の規模に耐えられるか，

どのような挙動を示すか，といった実績や研究成果はほ

とんどないのが現状である。 

1.2 研究目的 

このような背景を受け，本研究では将来的に土のうの

性能を検討する上で重要となる土のうの挙動特性につい

て調査した。具体的には，大型土のうが落石などから入

力された運動エネルギーを減衰する際に，どのような反

応を示すのかを実規模衝突実験により確認した。また，

実験で得られた重錘の運動エネルギーと，土のうの反応

との関係について整理し，エネルギー減衰機構に対して，

土のうの反応がどのように影響しているのかを調査した。 

 

2. 振り子式重錘衝突実験 

 

2.1 実験方法 

2.1.1 実験装置と供試体 

図 1 と写真 1 に実験装置の概要を示す。図 1 より，実

験装置では振り子の支点となるバックホウ 1 が重錘を吊

り上げ，もう 1 台のバックホウ 2 により，重錘を所定の

高さまで引き上げることで，一定の高さから落下させる

ことが可能な構造となっている。写真 1 に示すようにバ

ックホウ 2 と重錘はスリングベルトで連結しており，こ

れを切断することで土のうに衝突させる仕組みである。 

使用する重錘は，写真 2 に示すように EOTA（European 

Organisation for Technical Approvals，欧州技術認証機構）

第35回中部地盤工学シンポジウム 
【講演番号2-4】
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が定める ETAG27 に規定されている形状とし，鋼板によ

り多面体形状を構築した上で，コンクリートで内部を充

填した構造である。 

実験に用いた大型土のうは，写真3のように直径1.1m×

高さ1.1m の形状で，「耐候性大型土のう積層工法」設計・

施工マニュアル1)に規定された要求性能を満足するもの

とした。袋体の側面と底面は表面加工の施されていない

ポリプロピレンで構成されている。各実験ケースで使用

する大型土のうに対しては100mm ピッチのメッシュを

施し，写実験前後のメッシュ上で周長と高さを計測する

ことで体積を計測するとともに，重錘衝突によって衝突

方向に変形した貫入量を計測した（写真4参照）。 

土のうの内部充填土砂の土質は，表 1 より，砂分が 87%

を占める粘性土まじり砂で，砂を主体とした粒径の揃っ

た粒度となっており，締固め特性が悪い土砂である。 

2.1.2 実験ケースと計測項目 

本実験では，重錘の速度と土のうの重量が衝突挙動に

与える影響を確認するために，振り子で衝突させる際の

重錘の落差と土のうの重量を変えて 4 ケース実施した

（表 2 参照）。各ケースで使用する土のうは，製作時にお

いて，定期的に土のう内の土砂を均して間隙を小さくし

ながら土砂を充填したものと（ケース 1，ケース 3），一

度も土のう内の土砂を均さずに充填したもの（ケース 2，

ケース 4）とで，重量に差をつけた。なお，土のう製作時

の不備により，ケース 1 とケース 3 は同じ土のうを使用

している。 

実験時は，フレームレート 300fps の高速度カメラによ

る動画撮影で側面からの衝突状況を撮影した。また，衝

突後の供試体について，重錘の貫入量や土のう本体の移

動量を計測した。重錘と土のうの挙動を定量的に調査す

るために，重錘中心に設けた中空部に加速度計を設置す

ることにより，重錘の加速度を計測した。加速度計は圧

電型 3 軸加速度センサー（MEAS 製 M-4630）と記録計

（増幅器とキーエンス製 NR-2000）で構成され，センサ

ーからの出力を 0.2ms 間隔でサンプリングした。また，

土のう衝突面の反対側において，3 軸加速度センサー

（GEOSCIENCE RESEARCH  LABORATORY 製）を設

置し（図 2 参照）10 ms 間隔でサンプリングした。 

 

2.2 実験結果 

2.2.1 重錘衝突時の土のうの反応 

図 3 は，ケース 3 の重錘衝突時において，土のうが特

長的な反応を示した瞬間を高速度カメラのコマ送り画

像で示したものである。図 3 を基に，重錘衝突時の土の

うの反応過程について，ケース 3 を代表として以降に詳

述する。 

重錘衝突を受けた土のうは，衝突直後から重錘の貫入

による変形が生じる。この貫入では，変形が衝突部分に

表 2 振り子式重錘衝突実験のケース 

ケース

土のう
質量

M  ( t )

土のう
体積

V  ( m3 )

重錘の
落差

H  ( m )
備考

1（重-遅） 1.71 1.13 0.1 ケース1と3は同じ土のうを使用

2（軽-遅） 1.58 1.12 0.1

3（重-速） 1.71 1.13 1.0 ケース1と3は同じ土のうを使用

4（軽-速） 1.54 1.13 1.0

写真 3 大型土のうの概観   写真 4 大型土のうの採寸状況 

表 1 大型土のうに充填した内部材土砂の土質 

石分 75mm以上 ( % ) ―

礫分 2～75mm ( % ) 0.1

砂分 0.075～2mm ( % ) 87.0

シルト分 0.005～0.075mm ( % ) 5.2

粘土分 0.005mm未満 ( % ) 7.7

最大粒径 mm 4.75

均等係数 Uc 29.53

粒度試験一般物理試験

15.2

2.686

粘性土まじり砂材料分類

1.37

土粒子の密度

ρ s  ( g/cm3 )

乾燥密度

ρ d  ( g/cm3 )

自然含水比
w  ( % )

φ1.1m 

1.1m 

図 2 重錘と土のうの加速計設置箇所（上空からの見下ろし図） 

図 1 振り子式による重錘衝突実験の概要図 

760mm

380mm

写真 1 重錘吊上げ状況    写真 2 重錘の形状

バックホウ 1 バックホウ 2 
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限定される段階と，貫入が進み変形が土のう全体に波及

して袋体が膨張する段階に分けられ，これらの変形がお

おむね終了する 0.030 秒後に土のうが移動を開始する。

衝突から約 0.074 秒後には，移動を伴いながら土のうの

つま先部を支点とした転倒が開始する。以降移動を伴っ

ている間は，転倒角度に大きな変化は見られないが，衝

突から約 0.179 秒後に移動が終了すると，土のうが次第

に衝突方向に傾き，転倒角度が徐々に大きくなる。衝突

から 0.350 秒後に土のうの転倒角度が最大となった後は，

徐々に転倒前の位置に戻り，0.522 秒後にその反応は完全

に停止する。 

表 3 は，図 3 の手順で確認した各ケースの土のうの各

反応における所要時間を，衝突時を 0 秒として一覧に整

理したものである。表 3 より，土のうの反応では，全ケ

ースにおいて衝突後約 0.03 秒から 0.05 秒の間で貫入が

終了していることがわかる。また，貫入終了と同時に移

動が開始し，その後移動と並行して転倒が開始する。そ

の後，転倒を経て土のうが完全に停止するまでに要する

時間は最短で約 0.32 秒，最長では 0.83 秒となっており，

ケース 1 からケース 4 の順に遅くなる傾向となった。こ

れは，重錘の衝突速度が速いと，土のうが停止するまで

の時間が長くなり，土のうの重量が大きいと，停止まで

の時間が短くなることを示している。一方で，貫入時間

については，土のう重量が大きいと貫入時間が短くなり，

移動時間は衝突速度が速いと，より長くなる傾向が確認

できた。 

表 4 は，図 5 で示すように衝突直前の土のうの外形を

衝突後の土のうの画像に重ね合わせることで求めた，各

ケースの貫入量と移動量を整理したものである。表 4 よ

り ，衝突速度が大きくなると，貫入量と移動量が大きく

なることがわかる。一方で，土のうが重くなると，貫入

量と移動量は小さくなる傾向となった。ケース 1 とケー

ス 2 間で移動量に大きな違いがなかったことは，低速度

領域での衝突では，土のうの重量が移動量に与える影響

が小さいためと考える。 

図 5 は，各ケースの高速度カメラによる観察結果と計

測結果を基に，全ケース共通で見られた重錘衝突時の土

のうの反応過程をイメージとして整理したものである。

図 3 ケース 3 における土のうの各反応状況 

表 3 衝突時を 0 秒とした土のうの各反応の所要時間

貫入時間 移動時間 転倒時間

1（重-遅） 0.000～0.041 0.041～0.112 0.071～0.315

2（軽-遅） 0.000～0.044 0.044～0.139 0.091～0.424

3（重-速） 0.000～0.030 0.030～0.179 0.074～0.522

4（軽-速） 0.000～0.051 0.051～0.183 0.081～0.830

ケース
土のうの各反応時間（秒）

表 4 各ケースにおける土のうの変位状況 

ケース
土のう質量

M  (t)
衝突速度

v  ( m/s )
貫入量

(m)
移動量

(m)

1（重-遅） 1.71 1.38 0.024 0.019

2（軽-遅） 1.58 1.41 0.055 0.018

3（重-速） 1.71 4.27 0.108 0.128

4（軽-速） 1.54 4.34 0.169 0.191

図 4 ケース 4 の衝突後の貫入量と移動量の計測結果
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図 5 より，衝突を受けた土のうは，初めに重錘が貫入す

ることにより衝突面で変形が生じ，その後貫入が継続す

ることにより，土のう全体に変形が波及することで袋が

膨張する。貫入が終了すると，土のう本体が移動を開始

するが，その途中で移動と並行して転倒が開始する。そ

の後，土のう本体の移動が先に停止すると，慣性力によ

って転倒の傾きが最大となり，その後転倒前の位置に着

地し反応は停止する。なお，貫入による土のう全体の変

形については，ケース 1 やケース 2 のように衝突速度が

小さいと，その反応は小さくなり，貫入に要する時間も

短くなる。 

以上の重錘衝突と土のうとの挙動の観察結果をまと

めると，土のうは重錘衝突時に重錘の貫入による変形と

土のう本体の移動，転倒という流れで反応が生じる。さ

らに，各反応の所要時間や貫入量や移動量といった変位

量について着目すると，衝突速度が速くなると，移動時

間や転倒時間が長くなることに加え，貫入量と移動量が

大きくなることが確認できた。これに対して，土のうの

重量が大きくなると，貫入時間が短くなり貫入量も小さ

くなる傾向となった。これは，土のうの重量が増加する

と，土のう全体の相対密度が増加し，剛性が高まること

が理由と考える。これらのことから，土のうは重錘の貫

入や土のう本体の移動，転倒といった反応によって，重

錘の運動エネルギーを減衰させていると考える。 

 

2.2.2 衝突時の重錘加速度と重錘速度の時間変化 

図 6 は，各実験ケースにおいて(1)式により算出した重

錘加速度の 3 軸合成値と，(2)式により算出した重錘速度

の衝突時を 0 秒とした時間変化を示したものである。ま

た，図 6 中には，表 3 で整理した土のうの各反応時間を

図示している。 

 

𝑎 ൌ ඥa
X
 2 + a

Y
 2 + a

Z
 2                 (1) 

ここに， 

a ：3 軸合成加速度 ( m/s2 ) 

a
X
：X 軸加速度 ( m/s2 ) 

a
Y
：Y 軸加速度 ( m/s2 ) 

aZ：Z 軸加速度 ( m/s2 ) 

 

 

v(t ) = v(t0) + ׬ a(t)dt
   ௧భ

௧బ
                  (2) 

 

 

ここに 

v ：重錘速度 ( m/s ) 

t ：任意の時間 ( s ) 

t0：重錘衝突時の時間 ( 0 s) 

a ：重錘加速度 ( m/s2 ) 

 

図 6 より，各ケースの重錘加速度は衝突後，約 0.02 秒

後から 0.03 秒後の間にピークに到達し，約 0.10 秒後に

は衝突前の加速度以下となる。土のう重量と衝突速度を

変えたケースに着目すると，ケース 1 とケース 2 に比べ

衝突速度が速いケース 3 とケース 4 では，最大加速度が

大きくなり，最大加速度に到達するまでの時間が短くな

っている。また，ケース 2 とケース 4 に比べ，土のうが

重いケース 1 とケース 3 では，それぞれ最大加速度が大

きくなると共に，最大加速度からの低下の傾きも大きく

なり，衝突時の波形がシャープな形状となっている。 

重錘速度は衝突後指数関数的に減少し，衝突から 0.10

秒前後を境に傾きが緩やかになり，ケース 1 とケース 2

は約 0.20 秒後，ケース 3 とケース 4 では約 0.50 秒前後

で速度が 0m/sとなる。衝突速度が異なるケースに着目す

ると，ケース 1 とケース 2 に比べ衝突速度が速いケース

3 とケース 4 では，重錘速度の傾きが緩やかになる 0.1 秒

後から速度が 0m/sとなる重視停止までの時間が長くな

っている。土のうの重量が異なるケースに着目すると，

ケース 2 とケース 4 に比べて，ケース 1 とケース 3 は重

錘速度低下の傾きが大きく，重錘が停止するまでの時間

が短い。 

以上の結果をまとめると，重錘の衝突速度が速くなる

と，重錘加速度はピーク到達までの時間が短くなりピー

クも大きくなるのに対し，重錘速度は低下の傾きが緩や

かになり停止までの時間が長くなる。一方で，土のうの

重量が大きくなると，重錘加速度のピークは大きくなり

波形はシャープな形状となるのに対し，重錘速度は低下

の傾きが大きくなり停止までの時間が短くなる。これら

の結果は，画像解析で確認した反応停止までの時間や，

計測による土のうの移動量と同傾向を示している。 

重錘加速度と土のうの反応時間に着目すると，全ケー

スにおける重錘の貫入時間は約 0.03 秒～0.05秒となって

おり，重錘加速度のピークが貫入時間内で生じているこ

とがわかる。さらに，重錘加速度がピークに到達する前

後での，土のうの反応を画像解析で確認すると，ピーク

到達時の土のうの反応は貫入による衝突面付近での変形

のみであったが，ピーク到達後は土のうの袋が膨張する

等，変形が全体に波及していることが確認できた。 

砂を緩衝材とした既往の重錘落下実験2)では，落体衝

撃力のピークは，衝突による圧縮で他の領域と比べて相

対的に硬い領域が形成され，強い抗力を受けたことで生

じたと報告されている。さらに，落体の貫入は，落体衝

撃力がピークを迎えた後も継続していることが報告され

ている。 

この既往研究内容を踏まえると，本実験で得られた重

錘加速度のピークは，土のう内部の充填土砂が貫入によ

図 5 重錘衝突時の土のうの反応過程概念図 
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り圧縮され，衝突面が相対的に硬くなったことで，抗力

が最大となったため生じたものと考える。さらに，重錘

加速度のピーク到達後は，硬くなった衝突面を重錘が押

し出すことによって，土のう全体に変形を波及させなが

ら貫入が緩やかに継続していたと考える。また，このピ

ーク到達前後の貫入に要する時間は，土のうの重量が小

さいと長くなる傾向となっている。これは，相対密度が

小さいと土のう全体の剛性が小さくなり，より変形しや

すくなるためである。また，重錘速度と反応時間の関係

を見ると，貫入時に重錘速度が大きく低下し，土のうが

転倒を開始するタイミングで重錘速度の低下が緩やかと

なっている。この貫入時の速度低下の傾向は土のうによ

る抗力が増したことによるもので，転倒時の速度低下傾

向は土のう本体の移動と並行して転倒が開始したことに

よって，地盤との摩擦抵抗が減少したためと考える。 

 

2.2.3 土のうの加速度と重錘変位量の時間変化 

図 7 は，重錘衝突時を 0 秒とした，土のうの加速度の

時間変化を示したものである。加えて，図 7 には (2)式

による重錘速度と(3)式から算定した重錘変位量の時間

変化と土のうの各反応時間を赤破線で示している。なお，

土のうの加速度の増加開始時間は，土のう本体の移動が

開始した時間に合わせている。 

 

χ(t ) = χ(t0)  + ׬ v(t)dt
   ௧భ

௧బ
                 (3) 

 

 

ここに 

χ：重錘の変位量 ( m ) 

t ：任意の時間 ( s ) 

t0：重錘衝突時の時間 ( 0 s) 

v ：重錘速度 ( m/s ) 

 

図 7 より，全ケースにおける土のうの加速度は，移動

開始から加速度が増加し，0.1 秒前後でピークが生じ，

0.15 秒付近で 0m/s2 に戻る。その後，加速度は衝突方向

に対して逆方向である負の値へ低下し，おおよそ 0.8 秒

までに全てのケースで 0m/s2 付近に戻っていることがわ

かる。土のうの最大加速度については，重錘の衝突速度

が速くなると，大きくなり，その波形も長くなる。また，

土のう重量が大きくなると最大加速度は大きくなり，衝

突前の加速度に戻る時間は短くなる傾向となった。土の

う加速度と反応時間に着目すると，それぞれ衝突方向へ

山形波形となっている時間と，負の方向へ低下している

時間に対して，移動時間と転倒時間が概ね一致している

ことがわかる。さらに，ケース 2 とケース 3，ケース 4 の

土のう加速度では，ピーク後一度低下した後の 2 回目の

ピークと，転倒開始の時間が一致していることが確認で

きる。 

以上の衝突速度増加に伴う土のうの最大加速度の増

加と波形時間の増加は，重錘速度増加によって土のうへ

の入力エネルギーが増加したことを示しているこれに対

し，土のうの重量増加によって，最大加速度が増加し，

図 6 重錘加速度と土のう加速度の時間変化 
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加速度波形の反応時間が短縮したことは，土のう内部土

砂の相対密度増加により全体の剛性が高まると共に，内

部土砂の間隙減少により，土粒子の移動が阻まれること

で，衝突に伴う変形が小さくなったためであると考える。

これらの結果は，表 3 で示す衝突速度の増加に伴う土の

うの反応時間増加の傾向と，表 4 に示す土のう重量増加

に伴う移動量減少の傾向とも整合している。 

土のう加速度のピークについては，一度目が重錘衝突

によって，貫入終了後に土のうが移動開始したことで生

じたものである。二度目のピークは各ケースにおいて，

転倒開始時間（0.07秒～0.09秒）や，図6の重錘速度が緩

やかになるタイミングと近接していることから，転倒に

より地盤との摩擦抵抗が減少したためであると考える。

なお，重錘に比べ土のうの最大加速度が小さくなったこ

とは，貫入による緩衝効果が働いたためであり，この土

のうの緩衝効果については西田3)らが行ったワイヤネッ

ト上に敷設された大型土のうへ重錘を鉛直落下させた実

験や，國眼ら4)が巨礫から道路面を保護する目的で用い

た土のうの適用事例からも報告されている。 

表 5 は，重錘衝突後に計測した土のうの貫入量と移動

量，および二つの合計値と，図 7 における土のう移動開

始時と転倒開始時，移動終了時の重錘変位量を整理した

ものである。表 5 のケース 2 を代表として詳述すると，

移動開始時（0.044 秒）の重錘変位量は 0.049mであり，

貫入量の計測値である 0.055mと概ね一致しており，移動

終了時（0.139 秒）における重錘変位量 0.076mについて

も，貫入量と移動量の合計値である 0.073mと概ね一致す

ることがわかる。ケース 1 を除く他のケースについても

同様に，移動開始時と移動終了時における計測値と重錘

変位量は概ね近い値となっている。一方で，転倒開始時

については，ケース 1 で重錘変位量が計測値である

0.043mを上回っているのに対し，ケース 2 とケース 3，

ケース 4 では重錘変位量が計測値を下回っていることが

わかる。 

以上のように，貫入量の計測値と重錘変位量が一致し

たタイミングで移動が開始したことは，土のうの反応が

貫入から移動へ切り替わったことを示している。また，

転倒開始時に重錘変位量が計測値を上回っていたケース

2 とケース 3，ケース 4 については，転倒開始以降も土の

う本体の移動が継続した状態であり，計測値を下回って

いたケース 1 については，概ね移動が終了していた状態

であることを示している。さらに，移動終了時の重錘変

位量と計測値が一致したことは，この時点で本体の移動

が終了し，土のうの反応が転倒のみの状態となったこと

図 7 土のう加速度と重錘変位量の時間変化 

0.0

0.2

0.4

0.6

0.8

-20

-10

0

10

20

-0.1 0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8

重
錘

変
位
χ

(m
)

土
の

う
加

速
度

a
(m

/s
2 )

時間 t (s)

土のう加速度

重錘変位

ケース1
（重-遅)

移動

転倒

貫入

0.0

0.2

0.4

0.6

0.8

-20

-10

0

10

20

-0.1 0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8

重
錘

変
位
χ

(m
)

土
の

う
加

速
度

a
(m

/s
2 )

時間 t (s)

土のう加速度

重錘変位

ケース2
（軽-遅)

転倒

貫入

移動

0.0

0.2

0.4

0.6

0.8

-20

-10

0

10

20

-0.1 0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8

重
錘

変
位
χ

(m
)

土
の

う
加

速
度

a
(m

/s
2 )

時間 t (s)

土のう加速度

重錘変位

ケース3
（重-速)

転倒

移動

貫入

表 5 土のうの変位計測値と重錘変位量

ケース

貫入量 0.024 移動開始 0.044

移動量 0.019 転倒開始 0.054
貫入量+移動量 0.043 移動終了 0.058

貫入量 0.055 移動開始 0.049

移動量 0.018 転倒開始 0.070
貫入量+移動量 0.073 移動終了 0.076

貫入量 0.108 移動開始 0.111

移動量 0.128 転倒開始 0.202
貫入量+移動量 0.236 移動終了 0.310

貫入量 0.169 移動開始 0.174

移動量 0.191 転倒開始 0.238
貫入量+移動量 0.360 移動終了 0.387

重錘変位量 (m)計測値 (m)
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を示している。このように，高速度カメラによる画像解

析で判断した土のうの反応過程が，土のう加速度や重錘

変位量などの時間変化と整合していることから，衝突に

対する土のうの貫入，移動，転倒という反応過程は概ね

妥当であると考える。 

図 8 は，各ケースの重錘速度と(4)式から算定した重錘

の運動エネルギーを基に，その変化率の時間変化を示し

たものである。また，図中には，全ケースにおける各反

応の平均時間を図示している。 

 

𝐸 ൌ 1/2𝑚𝑣ଶ                   (4) 

ここに， 

E ：重錘の運動エネルギー ( kJ ) 

m ：重錘質量 ( t ) 

v ：重錘速度 ( m/s ) 

 

図 8 より，衝突を受けた土のうは貫入段階で 50％から

70％程度の運動エネルギーを減衰する。貫入終了後は衝

突面から土のう全体に残存運動エネルギーが伝達され，

転倒開始前の本体の移動までで 20%から 30%程度を減衰

し，残りの運動エネルギーを転倒で減衰させていること

がわかる。また，土のうによるエネルギー減衰効果は衝

突時から 0.1 秒までの貫入と移動で約 80%から 95%減衰

しており，この貫入や移動による減衰効果は，重錘の衝

突速度が遅いケースや，土のう重量が大きいケースほど

高くなっている。 

山砂などをサンドクッションとして用いた落石覆工

でのエネルギー伝達率に関する研究5)では，サンドクッ

ションから落石覆工へのエネルギー伝達率が3.8%～

16.2％となり，剛性の高い構造の方がサンドクッション

と覆工境界面でのエネルギー反射量が大きく，伝達エネ

ルギーが小さいことを報告している。また，鈴木ら6)は砂

質土で構築した小型土提模型での重錘衝突実験により，

重錘が土提に衝突して貫入終了までに60％から90％程度

のエネルギーが吸収され，重錘が通過した時点での残存

運動エネルギーは10%であったとの報告をしている。 

以上の既往研究内容を踏まえると，土のうによる防護

施設は土提と同様，貫入時におけるエネルギー減衰効果

が最も大きいと考える。また，土のうの重量が大きいと

貫入によるエネルギー減衰効果が高まったことは，重量

増加に伴い剛性が高まったことで，既往研究と同様，衝

突面におけるエネルギー反射効果が高まったことが原因

の一つと考える。 

 

3. まとめ 

 

本研究では，実物大の振り子式重錘衝突実験により，

衝突に対する大型土のうの挙動確認および，大型土のう

に衝突した重錘が停止に至るまでの土のうの反応とそれ

に伴う運動エネルギーの減衰特性について確認した。そ

の結果，以下の結果を確認することができた。 

1) 衝突に対して，土のうは貫入，本体の移動，転倒とい

う流れで反応することで衝突による運動エネルギー

を減衰させている。また，重錘速度の増加に伴い土の

うの貫入量や移動量といった変位量は大きくなり，

反応が完全に停止するまでの時間も長くなる。一方

で，土のうの重量が大きくなると変位量は小さくな

り，停止までの時間も短くなる。 

2) 衝突を受けた土のうが貫入の反応を示している間に

重錘加速度がピークに達したことは，土のうが圧縮

されることにより剛性が高まり，衝突面での重錘に

対する抗力が高まったためである。このことは，土の

うの貫入段階が最も重錘の速度低下に寄与している

ことを示唆している。 

3) 衝突を受けた土のうは，本体の移動開始と転倒開始

に伴い加速度が２度のピークを迎える。二度目の転

倒によるピークは，土のうと地盤との摩擦が減少す

ることで生じるものであり，これに合わせて衝突体

である重錘速度の低下の傾きも小さくなる。また，衝

突を受けた土のうの最大加速度は，重錘の最大加速

度よりも小さくなるが，これは衝突を受けた土のう

の緩衝効果によるものである。 

4) 重錘からの入力エネルギーは，衝突から約 0.1 秒まで

の土のうの貫入と移動によって約 80%～95%が減衰

され，残存運動エネルギーは土のうの転倒によって

減衰される。また，貫入や移動によるエネルギー減衰

効果は土のうの重量が大きい程高くなるが，これは

質量増加に伴い剛性が高まったことで，衝突面にお

けるエネルギー反射効果が高まったことが原因の一

つと考える。 

 

4. おわりに 

本実験結果より，土のうの重量が増加すると，貫入に

よる減衰効果が高まることに加え，本体の移動量低減に

も働くことが確認できた。これは，近年土砂災害での実

績が多い写真 5（左側）に示す大型土のう積層体のよう

に，高さ方向と衝突方向に土のうを積み重ねて重量を増

加させることが，衝突に対する防護性能の向上につなが

ることを裏付けるものである。一方で，写真 5（右側）の

ように一列一段で適用される場合には，衝突に対して抗図 8 重錘の運動エネルギーにおける時間変化 
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力として働く土のうの重量は，単体でのものと変わりは

ないため，積層体に比べエネルギー減衰効果は小さくな

り，小規模の落石であっても保全対象側へ飛び出す可能

性がある。このため，大型土のうを防護工として適用す

る場合には，必要な壁高に関わらず積層体として用いる

方が望ましいと考える。 

また，本実験では，重錘の衝突速度が小さいと貫入に

よるエネルギー減衰効果がより大きいという結果が得ら

れた。このことから衝突の規模が小さくなるほどその傾

向が強まり，最終的には土のう本体が移動せずに貫入に

よる減衰効果のみで重錘を停止させることができる衝突

規模の領域が存在すると推察される。将来的に土のうの

防護施設の設計を見据えた場合，衝突を受けて土のうが

移動し始める単体の限界を把握しておくことは重要と考

える。今後は，本研究での振り子式重錘衝突実験の補完

として、追加実験や動的数値解析を行うことにより、衝

突によって土のうが移動しない限界の衝突規模について，

その傾向を確認する必要がある。 
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Small and middle-scale static model test and 2D-DEM of rockfall protective soil 

embankment for destruction mechanism clarification 
 

 
近藤慶亮 1，前田健一 2，木村絢 3，小栗快之 4，中村拓郎 5，海部友和 6，内藤直人 7 

 

1 名古屋工業大学大学院・社会工学系プログラム・k.kondo.690@stn.nitech.ac.jp 

2 名古屋工業大学大学院教授・高度防災工学センター 

3 名古屋工業大学大学院・社会工学系プログラム 

4 名古屋工業大学大学・社会工学科環境都市分野 

5 土木研究所寒地土木研究所 

6 構研エンジニアリング 

7 豊橋技術科学大学 

 

概   要 
近年我が国では自然災害の激甚化により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。落石対策工のひとつである落石防護土堤は，土を台形上に盛土した構造物である。土のみで

施工されるため，施工性，経済性，維持管理性に優れる。しかし，現在の設計法では土堤の性能評価が明確

にされていない。本稿では，設計法確立に向け，土堤の基本的な破壊メカニズムとスケール効果を把握す

るために，小型（実規模の 1/4 スケール）・中型土堤（実規模の 1/2 スケール）への静的載荷実験を行った。

載荷終了後の土堤断面から，土堤内部では受働崩壊が発生していることが示唆された。また，本稿では最

大荷重についても比較した。さらに，二次元個別要素法において，実験と同様に小型・中型土堤への静的

載荷実験を行うと，本稿に用いた解析モデルは実験の最大荷重と終局荷重を概ね再現した。 

 

キーワード：落石，落石防護土堤，二次元 DEM，静的載荷実験，スケール効果 

 

 

1. はじめに 

 

 我が国は，国土の約 7 割が山岳地帯である。そのため，

山岳地帯にも道路や鉄道などの交通インフラが整備され

ており，これらは人々の生活にはなくてはならない存在で

ある。しかし，近年の気候変動に伴う集中豪雨等の災害の

激甚化・頻発化により落石災害が多発している上に，落石

発生箇所・落石外力が増加し落石災害に対するリスクが高

まっている。以上のことから，落石対策工の対応可能エネ

ルギーの拡大や施工性・維持管理性に優れた合理的な落石

対策工の実施が求められている。 

 ここで，落石対策工の一つとして落石防護土堤（以下，

単に土堤と示す）が挙げられる。土堤は土のみで構成され，

設定スペースさえあれば現地発生土の流用も可能であり，

経済性，施工性，維持管理性に優れた落石対策工とされて

いる。しかし，落石対策便覧 1)には土堤のエネルギー吸収

のメカニズムやその効果については示されているが，その

定量的な評価はなされていない。また，土堤の形状寸法に

ついても 1 つの研究例が示されているのみであり，落石外

力や土堤材料の影響が考慮されたものにはなっていない

のが現状である。 

 そこで，本稿では落石防護土堤の性能設計法確立に向け，

土堤の基本的な破壊メカニズムとスケール効果を把握す

るために，実規模の 1/4 スケールの土堤（以下，小型土堤）・

実規模の 1/2 スケールの土堤（以下，中型土堤）への静的

載荷実験を行った。さらに 2 次元個別要素法（Discrete 

Element Method，以下 2D-DEM と略す）を用いて再現解析

を行い，解析モデルの妥当性を検討した。 

 

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

2)及び高さ 1.0m の土堤を対象とした中型土堤実験を実施

した。小型土堤実験では重錘形状を変化させ，重錘形状及

び土堤形状の違いによる破壊形態及び荷重挙動への影響

についての検討を行った。さらに，中型土堤実験と既往研

究における小型土堤実験 2)の一部と比較検討した。 

 

2.1 小型土堤実験 

図 1 に実験概要図を示す。土堤部及び基礎部は，表 1 に
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示す物性値の砂を用いて基礎部と実規模の 1/4 スケールを

想定した土堤部で構成される縮尺模型とした。表 2 に実

験ケースの一覧を示す。表中のケース名については記号が

重錘形状，数字が土堤法面勾配を示している。土堤勾配は

落石対策便覧に記載される一般値 1:1.0~1:1.5 を目安に，

1:1.0 を 1 ケース，1:1.5 を 2 ケースとした。土堤部は，高

さ 0.50m，天端幅 0.25m，底面幅 1.75m もしくは 1.25m の

左右対称の台形状とした。土堤模型延長は全 9.00m であり，

一つの実験に対して影響範囲が延長 3.00m 程度と仮定し，

3.00m 毎に荷重を作用させている。基礎部は，高さ 0.90m，

幅 2.75m の断面とした。試験体の構築に際して，基層部は

厚さ 0.30m 毎に，土堤部は 0.25m 毎に砂を敷き均し，振動

締固め機を使用して成形した。重錘は球体と EOTA 型 3)の

2 種類を使用した。質量はどちらも 54kg である。直径は球

体が 0.318m，多面体が 0.285m である。本実験は，重錘に

接続した油圧ジャッキにより，土堤に載荷速度 0.5mm/s で

水平荷重を作用させた。荷重作用高さは重錘重心を土堤底

面から 0.25m の高さに設定した。 

 

2.2 中型土堤実験 

図 2 に実験概要図を示す。土堤部及び基礎部は，表 1 に

示す物性値の砂を用いて基礎部と実規模の 1/2 スケールを

想定した土堤部で構成される縮尺模型とした。土堤勾配は，

2019 年度実規模実験 4)と同様に 1:1.2 になるように構築し

た。この法勾配は以下を基に設定した。1)落石対策便覧に

記載される一般値 1:1.0~1:1.5 を目安とすること，2)今回の

土堤実験にて得られた材料試験結果を用いた盛土安定計

算においてすべり安全率 1.2 を確保可能な勾配とすること，

である。土堤部は，高さ 1.00m，天端幅 0.20m，底面幅 2.60m

の台形状とし，延長は 4.60m とした。基礎部は，高さ 0.60m，

幅 4.10m の断面で，延長 6.60m とした。基礎部はコンクリ

ート基礎の上に山留材を配置して砂を充填し，土堤部はそ

の上に構築した。試験体の構築に際して，基層部は厚さ

0.30 毎に，土堤部は 0.25m 毎に砂を敷き均し，振動締固め

機を使用して成形した。実験では一辺の長さ 0.50m，質量

234.5kg の EOTA 型重錘を使用した。本実験は，重錘に接

続した油圧ジャッキにより，土堤に載荷速度 0.5mm/s で水

平荷重を作用させた。荷重作用高さは重錘重心を土堤底面

から 0.50m の高さに設定した。ここで，小型・中型土堤実

験では類似した砂を用いている。 

 

2.3 計測項目 

 小型土堤実験，中型土堤実験共に測定項目はロードセル

による載荷荷重，ワイヤ式変位変換器による水平方向の重

錘貫入量，ビデオカメラによる土堤変状計測及び土堤載荷

点内部に埋設した着色砂による土堤断面変状である。ただ

し，小型土堤実験における着色砂は近い箇所での変形を判

別しやすくする目的で，砂と同じ素材で黒色と白色の 2 色

を使用し，中型土堤実験では土堤に用いた砂とは別素材の

白砂を使用した。 

 

（a）球体重錘，法面勾配 1:1.5 

（b）球体重錘，法面勾配 1:1.0 

（c）多面体重錘，法面勾配 1:1.5 

図 1 小型土堤実験概要図 

 

表 1 材料試験結果一覧 

 

表 2 小型土堤実験ケース一覧 

 

図 2 中型土堤実験概要図 

 

1:1.5
1:1.5 25

0
25

031
8

573

接点

38
2

750 250
重錘（ 球体）

単位：mm

重錘（球体）

1:
1.

0 25
0

25
031

8

1:1.0

362

36
2

接点

250500
重錘（ 球体）

単位：mm

重錘（球体）

1:1.5
1:1.5 25

0

535

接点

35
7

25
028

5

750 250
重錘（ 多面体）重錘（多面体）

単位：mm

項目 単位

土粒子の密度 （g/cm
3
） 2.58 2.69

60%粒径 D 60 （mm） 0.37 0.28

均等係数 U c - 2.15 1.83

最大乾燥密度 ρdmax （g/cm
3
） 1.59 1.41

最適含水比 w opt （%） 20.80 25.4
内部摩擦角 Φ （°） 36.50 34.70

粘着力 C （kN/m
2
） 0.75 6.60

平均含水比 （%） 10.01 9.5

地盤材料：砂
小型土堤 中型土堤

ケース名 載荷方法 地盤材料 土堤勾配 重錘形状

S-1.5 1:1.5 球体

S-1.0 1:1.0 球体

P-1.5 1:1.5 多面体

静的載荷 砂
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3. 実験結果及び考察 

 

3.1 土堤断面変状 

(1) 小型土堤実験 

図 3 に載荷終了時の載荷面及び非載荷面の様子を，図 

4 に載荷終了時の土堤断面変状を，図 5 に各ケースにおけ

る貫入量の時刻歴分布を示す。なお，図 3 内の実線はひび

割れを，破線は非載荷面から見た押抜き土塊を示している。

図 4 について，土堤内部に埋設した着色砂は土堤中央部

を C とし，それぞれ左右に F，R とした。また，アルファ

ベットに隣接する数字は中央に近い着色砂から順に 1～4

とした。せん断していた着色砂の箇所を実線で示し，せん

断から予想したすべり線を破線で示す。また，S-1.0 では，

一部の領域は土堤の開削時に崩れてしまい計測を行うこ

とができなかった。いずれのケースでも重錘が土堤に貫入

し，載荷面及び土堤天端にひび割れが発生していた。また，

全ケースでその後に非載荷面に押抜き破壊が発生してい

た。押抜き破壊の範囲を比較すると，S-1.0 は他の 2 ケー

スよりも押抜き破壊の範囲が大きくなっている。この結果

は既往の研究 5)で得られている結果にも一致しており試験

体による誤差ではないと考えられる。この原因として，S-

1.0 では載荷を受ける法面が急勾配であるため，緩勾配と

なっている他の 2 ケースよりも載荷時の法面の法線成分

荷重が大きくなることが原因だと考える。 

図 4 に示した着色砂の変形に着目すると，S-1.5 では着

色砂 F4 の重錘接触箇所付近がお椀型に変形しており，ま

た，着色砂のせん断を結んだ想定滑り線は重錘から非載荷

面の中腹へ抜ける位置に発生しているものと考えられる。 

S-1.0 では，着色砂 F2 において，土堤内の着色砂の位置

が支持基層内の着色砂よりも非載荷面側にずれていた。こ

のことから，着色砂による計測箇所以外でせん断もしくは

曲げが発生していたと考えられる。また，着色砂のせん断

を結んだ想定滑り線は重錘から非載荷面の法尻に抜ける

ように発生していると考えられる。 

P-1.5 では上の 2 ケースで見られたお椀型の変形が見ら

れなかった。着色砂のせん断を結んだ想定すべり線は重錘

から非載荷面の上部に向かって抜けていると考えられる。 

また，S-1.0 のみ想定すべり線が法尻に抜けたことに関

しては前述の通り，他の 2 ケースに比べて法面の法線成分

荷重が大きいため，すべり線の方向が下向きになり，加え

て底面幅が小さいことに起因したと考えられる。 

 

(2) 中型土堤実験 

 図 5 に載荷終了時の載荷面及び非載荷面の様子を，図 

6 に載荷終了時の土堤断面変状を示す。なお，断面の崩壊

を防ぐために，掘削は天端より徐々に行っており，図 6 は，

掘削中に定点カメラで撮影した画像を重ね合わせたもの

である。また，図 5 内の破線は非載荷面から見た押抜き土

塊を示している。図 6 はせん断していた着色砂の箇所と

載荷方向を正とし黄色矢印で示し，せん断から予想したす

べり線を白色破線で示す。さらに，載荷前と載荷終了後の

        （a）載荷面状況    （b）非載荷面状況 

図 3 載荷終了時の土堤法面の様子（小型土堤実験） 

 

 

（a）S-1.5 

 

（b）S-1.0 

 
（c）P-1.5 

図 4 載荷終了時の土堤断面変状（小型土堤実験） 

 

（a）載荷面状況             （b）非載荷面状況 

図 5 載荷終了時の土堤法面の様子（中型土堤実験） 
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重錘位置を赤線で構築した図で示す。 

図 5 について，載荷面では重錘上部から斜め 45°上方に

ひび割れが進展しており，土塊の中央部には縦方向のひび

割れも観察された。非載荷面では，載荷点である土堤高さ

1/2 の位置付近より上方で土塊の形成が認められ，土塊の

幅は土堤部の延長方向に 1.62m 程度であった。 

 図 6 について，非載荷面のひび割れにつながる想定す

べり線は，載荷面から土堤中央部まで概ね水平方向に進展

し，その後天端方向に進展して非載荷面でひび割れが発生

したと考えられる。まず青枠部では，着色砂の間隔が狭く

なっていることから，重錘の貫入に抵抗しきれず土堤が真

横にずれたと考える。また赤枠部では，想定すべり線と水

平方向とのなす角が約 23°であった。これは，今回用いた

砂材料の内部摩擦角φ=35°より求めた受働崩壊角（45°

－φ/2）が約 28°と近い値を取ったことから受働崩壊によ

って想定すべり線が斜めに進展したと考える。ここで，小

型土堤について確認すると，押し抜きせん断が土堤下部に

抜けた S-1.0 を除いて他 2 ケースは右斜め上方にすべり線

が進展している。各すべり線の水平方向とのなす角は S-

1.5 は約 19°，P-1.5 は約 29°であった。当実験で用いた

砂材料の内部摩擦角は 37°であり，受働崩壊角は 27°と

なり，P-1.5 については受働崩壊角と実験結果のすべり線

と水平方向とのなす角が近い値となった。 

以上より，多面体重錘で載荷した時は受働崩壊が生じた

ことが示唆されたが，球体重錘では受働崩壊角よりも若干

小さい値を取った。これは，多面体重錘は主載荷面が鉛直

のため水平に砂を押すことから，受働崩壊角に近い値を取

ったのに対し，球体重錘だと主載荷面は無く球状であるこ

とから中心より下方は斜め下方向に砂を押すため，受働崩

壊角よりも小さい値を取ったと考える。 

 

3.2 荷重貫入量曲線の比較 

 図 7 に小型土堤実験及び中型土堤実験における荷重貫

入量曲線を示す。横軸に貫入量（m），縦軸に載荷荷重（kN）

をとり，プロットにてそれぞれの最大荷重点を示す。また，

表 3 に図 7 でプロットした点の貫入量と荷重を示す。 

 まず，小型土堤実験での法勾配と重錘形状による影響を

考える。法勾配について S-1.0 の最大荷重は 5.99kN，S-1.5

は 8.53kNで緩勾配の方が 2.54kN大きい値を取ることが分

かった。これは，土堤の法面が急勾配になると法面の接線

方向への荷重が小さくなり，法線成分への荷重が大きくな

るため緩勾配の場合よりも荷重が効率よく作用するため

だと考える。このことから，法勾配が急になると最大荷重

が大きくなることが分かった。 

次に，重錘形状について P-1.5 の最大荷重は 5.71kN で

S-1.5 に比べて 2.82kN 小さい値を取った。図 7 から多面体

重錘では球体重錘よりも荷重の立ち上がりが緩やかにな

っている。このことから多面体重錘は球体重錘よりも貫入

する際に抵抗を受けづらいと考える。また，図 7 の S-1.0

と S-1.5 を比較すると，荷重の立ち上がりが同程度になっ

ていることから，荷重の立ち上がりには重錘形状が影響す

図 6 載荷終了時の土堤断面変状（中型土堤実験） 

 

図 7 荷重貫入量曲線（小型・中型実験での比較） 

 

表 3 図 7 における荷重及び貫入量の比較 

 

 

（a）小型土堤 

（b）中型土堤 

図 8 解析モデル 
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ることが示唆された。このことから，重錘形状は多面体に

比べて球体の方が最大荷重が大きくなることが分かった。 

 さらに，中型土堤実験と P-1.5 の最大荷重を比較する。

中型土堤実験での最大荷重は 17.69kN で P-1.5 の最大荷重

の約 3.1 倍の値を取った。上記より，勾配が 1:1.0~1.5 の間

では土堤の法面が急勾配であるほど最大荷重は大きい値

を取ることから，中型土堤が 1.5 割勾配だった場合には，

1.2 割勾配の土堤を用いた実験結果の最大荷重 17.69kN よ

りも大きな値を取ることが予想される。したがって，1.5 割

勾配の中型土堤の最大荷重は P-1.5 の小型土堤の最大荷重

の 3.1 倍以上になると考える。仮に最大荷重がすべり面の

面積に比例するとすれば，中型土堤の法面を緩くしたとき

に小型土堤の最大荷重の 4 倍未満となれば，小型土堤と中

型土堤にはスケール効果があると言えるため，今後スケー

ル効果についてさらなる検討を行いたい。 

 

4. 数値解析及び考察 

 

 図 8 に 2D-DEM による小型土堤実験（S-1.5）及び中型

土堤実験の再現解析の解析モデルを示す。解析モデルは共

に実験時の寸法から設定した。また，表 4 の解析パラメー

タは既往研究 5)を参考に設定し，粒子直径は最大粒径が重

錘直径の 1/10 以下が望ましいとした既往研究 3)を参考に，

計算コストを考慮し，最大粒径は中型土堤実験結果の静的

荷重を表現可能な重錘直径の 1/(20√2)，最小粒径は最大粒

径の半分とした。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，解析上で粘着力を表すボンド強度

を設定するため，表-1 に示す解析パラメータで掘削解析 6)

を実施し，自立高さとボンド強度の関係を算出した。これ

に加え，図 9 に示すように，中型土堤実験での土堤の限界

自立高さが 1.0m であったことを踏まえ，ボンド強度を設

定した。小型土堤実験についても類似した砂材料を用いて

いることから，同一のボンド強度に設定した。 

 

4.1 荷重貫入量曲線の比較 

 図 10 に小型土堤実験とその解析及び中型土堤実験とそ

の解析の計 4 種類における荷重貫入量曲線を示す。小型・

中型ともに白抜きプロットで示す最大荷重の大きさは概

ね一致し，中型土堤に関しては最大荷重発生以後に荷重が

下がり，一定値で推移する際の荷重である終局荷重につい

ても概ね再現していることが確認された。荷重での再現性

が確認できた中型の同モデルを用いて，以下中型土堤の変

形破壊挙動について考察する。 

 

4.2 中型土堤における土堤の変形破壊挙動の把握 

 図 11 に中型土堤の解析結果における荷重の時刻歴分布

図を示し，図 12 は図 11 中に赤プロットで示した時刻に

おける土堤断面図を示す。図 12 に示す土堤断面図は実験

時に埋設した着色砂の配置を参考に格子状に粒子を着色

表 4 解析パラメータ 

 

 

 

図 9 中型土堤の限界自立高さ 

 

図 10 荷重貫入量曲線（実験と解析での比較） 

 

図 11 荷重の時刻歴分布図（中型土堤：解析） 
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最大粒径D max 0.01768
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法線方向ばね定数 k n(N/m) 2.0×10
7

接線方向ばね定数 k s(N/m) 5.0×10
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粒子間摩擦角 φ u（deg.） 25

減衰定数 h 1.0

ボンド直径 D b(m) 0.00884
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7
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し，せん断を視認できた範囲を黄枠で，（d）は視認できた

想定すべり線を黄破線で示した。 

 図 12（a）より最大荷重発生時には重錘下部周辺ではせ

ん断の発生が視認できたが，土堤の非載荷面では明確なせ

ん断は見られなかった。このことから，図 6 で示した想定

すべり線は，最大荷重発生時には重錘下部周辺で真横に少

し進展している段階であると推察される。そして荷重が下

がり，一定値で推移する際の荷重である終局荷重となった

図 12（b），（c）では，時刻経過に関わらず明確な想定すべ

り線の進展があまり見られず，天端方向へのすべり線は視

認できない。これは粒子寸法が大きくせん断が見えていな

いためか，あるいは終局荷重区間の初期から中期では想定

すべり線があまり進展しないことが考えられる。終局荷重

区間の末期にあたる図 12（d）では，土堤の非載荷面にひ

び割れが視認され，この段階で天端方向に進展する想定す

べり線が発生し，非載荷面のひび割れで抜けていると考え

られる｡このように，解析においても実験と同様の想定す

べり線が見られた。 

 

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，小型

土堤と中型土堤へ静的載荷実験及びその再現解析を 2D-

DEM を用いて実施し，土堤の基本的な破壊メカニズムと

スケール効果について検討を行った。得られた知見は以下

の通りである。 

1) 静的荷重が作用した場合，中型土堤と P-1.5 で用いた

多面体重錘では主載荷面が鉛直のため水平に砂を押

すことから，想定すべり線と水平方向とのなす角が

受働崩壊角に近い値を取った。しかし，S-1.5 で用い

た球体重錘では主載荷面は無く球状であることから

中心より下方は斜め下方向に砂を押すため，受働崩

壊角よりも若干小さい値を取った。 

2) 小型土堤実験における荷重貫入量曲線より，法勾配

が急になると最大荷重は大きくなることが分かった。 

3) 小型土堤実験における荷重貫入量曲線より，重錘形

状が多面体に比べて球体の方が最大荷重が大きくな

ることが分かった。 

4) 土堤の変形破壊挙動は，最大荷重発生時には水平方

向への進展に留まっており，その後の終局荷重発生

区間でも初期から中間ではあまり進展は見られず，

末期において天端方向へすべり線が進展し，非載荷

面のひび割れで抜けたと推察される。 
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（a）最大荷重発生時（91s） 

（b）終局荷重発生区間（初期：100s） 

（c）終局荷重発生区間（中期：120s） 

（d）終局荷重発生区間（末期：140s） 

図 12 時間経過に伴う断面変化図 
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Investigating the influence of partial solidified region in rubble mound 

on the breakwater deformation under monotonic loading 
 

 

松田達也 1，小林泰基 2，内藤直人 3 
 

1 豊橋技術科学大学・大学院工学研究科建築・都市システム学系・matsuda.tatsuya.mp@tut.jp 

2 豊橋技術科学大学・工学部建築・都市システム学専攻 

3 豊橋技術科学大学・大学院工学研究科建築・都市システム学系 

 

概   要 
耐津波性能を高めた「粘り強い」防波堤を築造する方法として，ケーソン後趾付近の捨石マウンドに可塑

性グラウトを注入し，部分固化させて改良体を作製する工法に着目した。ケーソン後趾付近の捨石を固化

させることで端趾圧への抵抗が増加し，津波による波力を受けた際にケーソンの沈み込みを低減させ，ケ

ーソンを支持力破壊から滑動主体の挙動に誘発できると考えた。本稿は対策工の有用性について検討する

ため，個別要素法を用いてケーソン－捨石構造を対象に単調載荷による挙動の分析を行った。本検討では

改良深度を変えた検討を行った。その結果，改良深度に関係なく，改良体を設けることでケーソンが改良

体の上を滑動することでケーソン後趾の沈み込みを低減し，ケーソンの傾きを抑制できることが明らかに

なった。一方で，改良体を設けた場合，改良体より港内側の捨石が一体として後退することで，ケーソン

下に空洞を形成することも明らかとなった。 

 

キーワード：津波，防波堤，粘り強さ，固化工法，個別要素法 

 

 

1. はじめに 

 

東北地方太平洋沖地震による津波で多くの防波堤が倒

壊した。本震災を契機に，津波に対して粘り強い構造の防

波堤が求められるようになった。震災後，多くの研究機関

において粘り強い構造形式に関する検討が行われてきて

いる。最も検討事例が多い対策として港内側のケーソン背

後に腹付工を設置する構造形式が挙げられる 1)-7)。 

例えば，高橋ら（2014）2)は石材やブロックなどをケー

ソン直背後に設置した防波堤の抵抗メカニズムと耐力増

加特性を調べ，腹付工の規模に応じて耐力や支持力が増加

することを明らかにした。宮本ら（2014）3)は混成堤を対

象にケーソン背後の腹付工の効果をマウンド内浸透や基

礎地盤の安定性の観点から調べ，マウンドが浸透に対し安

定を保ち，ケーソンの変状を著しく抑えることを示した。

有川ら（2015）4)は腹付工の他，中詰め・鋼管杭による対

策を検討しており，越流により港内側の洗堀が拡大した場

合，鋼管杭は傾斜するがケーソンの完全な倒壊を防ぐこと

を示した。三井ら（2016）5)は，腹付工に消波ブロックを

用いた滑動抵抗力を検討し，その補強効果を確認するとと

もに抵抗力の算定方法を提案している。宮本ら（2017）6)

は，腹付工に袋状ユニットを用いることで，捨石で形成さ

れた腹付工よりも洗掘等による変状が抑制され，耐力がよ

り向上することを示した。 

腹付工による対策効果については，既往の研究で明らか

にされつつあり，その有用性が認められる。一方で，破壊

モードに着目すると，ケーソンに偏心荷重が作用した場合

は，端趾圧が増加して支持力破壊モードへの進展する。

Takahashi et al. (2021)7)は腹付工による端趾圧の低減効果に

ついて分析を進めているが，より粘り強い構造の防波堤を

築造するためには，端趾圧に対する抵抗力を増加させる工

夫が必要と考える。 

本研究では端趾圧に対する抵抗力を強化するため，ケー

ソンを支える捨石マウンドに可塑性グラウトを注入して

部分固化させる固化工法 8)に着目し，ケーソン後趾付近の

捨石を固化させることで，載荷時にケーソン後趾の沈み込

みを低減させ，支持力破壊から滑動主体の挙動を誘発でき

ると考えた。本稿は，個別要素法（Distinct Element Method: 

DEM）9)を用いてケーソン－捨石構造を対象とした模型実

験の再現解析を通して，解析精度に関する検討結果を示す

とともに，捨石マウンドの一部を部分固化させた際のケー

ソン挙動を解析し，対策効果を分析した結果を示す。 

 

2. 個別要素法 

 

個別要素法は Cundall and Strack (1979)9)により提案され
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た離散体解析手法であり，個々の粒子運動を計算する。以

下に，粒子の並進と回転の運動方程式を示す。 

i im
t





u

F  (1) 

i iI M
t







 (2) 

ここで，mi：着目粒子 i の質量，u：着目粒子 i の変位速度

ベクトル，Fi：着目粒子 i に作用する外力ベクトル，Ii：着

目粒子 i の慣性モーメント，ω：着目粒子 i の角速度ベク

トル，Mi：着目粒子 i に作用するモーメントを示す。 

粒子の運動は，粒子に作用する外力と粒子間で生じる接

触力から加速度を求める。粒子間で生じる接触力について，

法線方向は反発力や摩擦力を発揮させるバネとエネルギ

ーを減衰させるダッシュポットを用いて計算する。接線方

向力は上記の 2 つに加え，摩擦力の大きさを決めるスライ

ダーを用いる。粒子は剛体とし，実現象では重なることは

ないが，本解析手法ではオーバーラップを許容し，発生し

たオーバーラップ量に応じてバネやダッシュポットの効

果が発揮される。 

本検討では 2 次元解析を実施する。粒子は円要素を用い

ているが，通常，円要素を用いると実際の地盤材料のよう

な回転抵抗が再現できない 10)。そのため，土らしさを表現

するために，複数の円要素を結合し非球形要素を用いる方

法 11)や回転抵抗モデルを導入する方法 12)がある。本研究

では回転抵抗モデルを導入して，転がり摩擦のような回転

抵抗を再現した。回転抵抗モデルには幾つかの提案式があ

るが，Fukumoto (2015) 12)の式を適用した。 

 r rsgn N
ijM F b r      (3) 

ここで，Mr：着目粒子 i の転がり摩擦モーメント，Fij
N：着

目粒子 i と接触粒子 j 間に生じる法線方向の粒子間力，r：

着目粒子 i の粒子半径，ω：着目粒子 i の角速度ベクトル，

br：転がり抵抗係数である。 

ケーソン防波堤を対象とした挙動分析について，個別要

素法を用いた検討が既往の研究で実施されている。ケーソ

ンモデルの取り扱いとして，中瀬ら（2002）13)や澤田ら

（2015）14)は円要素と辺要素を用いた多角形要素としてい

る。一方で，Iwamoto et al. (2019) 15)は粒子を剛結したモデ

ル（以下，粒子剛結モデルと称す．）を用いている。本研究

では，計算アルゴリズムが比較的単純な後者の粒子剛結モ

デルを適用する。 

 

3. ダムブレイク現象の再現解析による砕石挙動と

転がり抵抗の検討 

 

先述のとおり，砕石の要素に転がり抵抗を導入する。本

研究では，砕石を用いたダムブレイク実験を対象に個別要

素法による再現解析を行い，転がり抵抗係数 brに伴う現象

の再現性を検討した。 

 

 

図 1 ダムブレイク実験の概略図（初期状態） 

 

 

図 2 砕石6号 

 

表 1 個別要素法における主なパラメータ 

Parameters Value 

Normal stiffness, kn (N/m) 1.0×107 

Shear stiffness, ks (N/m) 2.5×106 

Local damping factor, h 1.0 

Inter-particle friction angle, p-p (deg.) 27 

Friction angle between particle-wall, p-w (deg.) 22 

Rolling resistance coefficient, br 0.0, 0.1, 0.2, 0.3 

Particle density, ρs (kg/m3) 2,650 

Time step, t (s) 1.0×10-6 

 

3.1 検討条件 

ダムブレイク実験の概略図を図 1 に示す。アクリル製の 

装置を用い，その内部にアクリル製のゲートで仕切られた

所定の領域に砕石を堆積させた。本実験ではその領域を高

さ 0.15m，幅 0.15m とした。砕石は後述する縮尺模型実験

の捨石マウンド材として用いる砕石 6 号（粒径 5～13 mm

混合）を使用した（図 2）。堆積後，ゲートを鉛直方向に急

速で引き抜き，砕石を重力崩壊させた。実験時は高速度カ

メラを使用して崩壊の過程を撮影した。撮影した画像をも

とに PIV（Particle Image Velocimetry）解析を行い，移動す

る砕石群の速度を分析した。 

解析では，実験と同じ領域に粒径 5mm，9mm，13mm の

粒子を均等に発生させ，乱数によって初期位置を決定した。

表 1 に解析パラメータを示す。本解析では，転がり抵抗に

関するパラメータ br を 0.0，0.1，0.2，0.3 と変化させた際

の挙動について分析する。 

 

3.2 解析結果と実験結果の比較 

図 3 に砕石が崩壊する過程を可視化した結果を示す。崩

壊過程に着目すると，brの値によって粒子挙動に差異が生

じていることが確認できる。例えば，崩壊が停止した地点 
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150

15
020

0
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(a) DEM: br=0.0 (b) DEM: br=0.1 (c) DEM: br=0.2 (d) DEM: br=0.3 (e) 実験 

図 3 転がり摩擦係数に応じた砕石の崩壊現象の比較：上から，t = 0.13，0.23，0.58 s時の様子 

 

   

   

   

(a) DEM: br=0.0 (b) DEM: br=0.1 (c) DEM: br=0.2 (d) DEM: br=0.3 (e) 実験（PIV） 

図 3 崩壊する砕石の流速分布：上から，t = 0.13，0.23，0.58 s時の様子 

 

での崩壊粒子の到達距離は br が 0.0 から順に 0.60，0.47，

0.34，0.25 m と，brが大きくなるに従って到達距離が短く

なった。例えば，brが小さい場合は堆積させた粒子が全体

的に流動しているのに対して，brが大きくなるに従い，初

期堆積時の形状が保たれたまま，ゲート開放により側方か

らの拘束がなくなった領域付近のみが崩壊していること

が分かった。よって，brが大きくなるほどせん断に対する

抵抗が増加すると考える。 

図 4 に解析による各粒子の速度ベクトルを可視化した

ものと模型実験結果を PIV 解析した結果を示す。先述のと

おり，brが大きくなるに従って粒子の移動領域が局所化さ

れていることがわかる。崩壊領域における速度をみると，

brが 0.2 の場合，大凡，模型実験における PIV 解析の結果

と定量的な整合性を有していると考える。 

崩壊形状や崩壊過程等を踏まえて，本研究で用いる砕石

6 号の挙動の再現に関して，転がり摩擦係数 br は 0.2 が妥

当と判断し，以降の解析では 0.2 と設定する。 

 

4. 縮尺模型実験をベンチマークとした個別要素法

による解析結果の妥当性検討 

 

4.1 検討条件 

松田ら（2021）16)は，菊池ら（2011）17)の大型実験（実

物に対する縮尺比 1/10）を参考に，縮尺比 1/25 の模型実

験により，破壊モードに着目した重力場における Modeling 

of Models の検討を実施した。その結果，ケーソン－捨石マ

ウンド間の摩擦係数，ケーソンの挙動およびそれに伴う捨

石マウンドの変状を大凡定量的に評価できることを明ら

かとした。 

本研究では，松田らの方法を援用して実施した模型実験

をベンチマークとして，個別要素法による解析結果の妥当

性を検討した。ここでは，ベンチマークとして実施した模

型実験の概要を示す。ケーソンはアクリル製で幅640mm，

高さ 400mm，奥行き 390mm の矩形形状である。ケーソン

底盤は捨石材との摩擦を考慮して，コンクリート版を用い

た．実物との相似性を考慮して，ケーソン重量が 2.136 kN

となるように，鉛ブロック等で重量調整した。マウンド材 
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図 4 ケーソン－捨石構造断面（Case0） 

 

 

図 5 ケーソンへの無次元水平荷重とケーソンの水平変位の関

係 

 

 

図 6 ケーソンの傾斜角と水平変位の関係 

 

には砕石 6 号を用いた。載荷方法は，牽引ロープと巻取ウ

ィンチによる簡易的な引張載荷方法で実施した。載荷重は

引張型ロードセルを用いて計測し，ケーソンの変位は巻込

型変位計を用いて計測した。 

次に，個別要素法による解析条件を説明する。図 4 に解

析モデルを示す。主な解析パラメータは表 1 と同様である。 

解析モデルの作製手順は，まず，所定の形状となるよう

に捨石マウンドを作製した。捨石材は砕石 6 号を踏まえ，

粒径 5 mm，9 mm，13 mm の粒子がほぼ均一な粒子数にな

るよう堆積させた。転がり摩擦係数は 0.2 とした。その後，

外枠を粒径 10 mm の粒子を配列して作製したケーソンモ

デルをマウンド上に設置した。本解析ケースを Case0 とし

た。構造物を作製後，模型実験の載荷位置と同位置に強制

変位する粒子を配置し，模型実験の載荷速度を踏まえ，水

平載荷を行った。 

 

(a) Case1：改良体の幅128mm，高さ20mm 

(b) Case2：改良体の幅128mm，高さ40mm 

図 7 改良体を設けたケーソン－捨石構造断面 

 

4.2 実験結果と解析結果の比較 

ケーソンに載荷した水平荷重とケーソンの水平変位の

関係を図 5 に示す。水平荷重については，得られた水平荷

重をケーソン重量で除した無次元水平荷重を示している。

模型実験における載荷初期の立ち上がりにおいて，無次元

水平荷重は 0.6 程度になったのに対し，解析結果では 0.78

程度となった。その後，模型実験では緩やかに上昇し，ケ

ーソンの水平変位が 200 mm 以降で減少に転じた。解析結

果では模型実験に比べて変動が若干大きいが，これは，数

値解析におけるケーソンは円要素の粒子を結合しており，

模型実験で用いたケーソン模型と面の平滑さが異なるた

め，このような影響によるものと考える。しかしながら，

大凡のトレンドが一致していることがわかった。 

次に，ケーソンの傾斜角とケーソンの水平変位の関係を

図 6 に示す。傾斜角は時計回りを正とする。ケーソンの水

平変位 50 mm 程度までは模型実験と数値解析で概ね一致

していることがわかる。その後，水平変位の増加に従い，

差異が生じ，水平変位が 300 mm の際の差は約 2°程度と

なったが，概ね，ケーソン挙動も再現されていることを確

認した。 

 

5. 捨石マウンドの部分固化による対策効果の検討 

 

5.1 検討条件 

前章において個別要素法を用いた数値解析により模型

実験との再現性が確認されたため，個別要素法を用いて，

ケーソン後趾付近の捨石マウンドに可塑性グラウトを注

入し，部分固化させて改良体を形成した際の挙動分析を行

った。 

ケーソン－捨石構造は前章と同じ断面とした。そのうえ

で，改良領域が異なる 2 パターンの断面による検討を実施

した（図 7）。ケーソン後趾付近における改良体の幅 128mm，

高さ 20mm とした条件を Case1，改良体の高さを Case1 の

2 倍とした幅 128mm，高さ 40mm の条件を Case2 とした。

通常，改良体は強度以上の外力が作用した際に破壊するが，  
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(a) Case0 (b) Case1 (c) Case2 

図 8 ケーソンへの載荷に伴う変状の様子（赤枠はケーソンの初期位置）：上から，ケーソンの水平変位が20，80，300 mmのときの様

子 

 

 

図 9 ケーソンの傾斜角と水平変位の関係 

 

 

図 10 ケーソンへの無次元水平荷重とケーソンの水平変位の

関係 

 

本解析では厳密なモデル化は行わず，ケーソンモデルと同

様に粒子を剛結した剛体モデルを適用している。これは，

改良体を設けた際のケーソン挙動を分析しやすくするた

めである。 

 

5.2 解析結果と対策効果の分析 

図 8 に各解析ケースにおける載荷後のケーソン変位が

20，80，300 mm のときの状態を示す。捨石マウンドを固

化していない Case0 では水平荷重の載荷に伴いマウンド

にケーソンが沈み込む挙動が生じ，支持力破壊モードが誘

発された。一方で，捨石マウンドを固化した Case1 と Case2

では，ケーソンの水平変位 80 mm のとき，ケーソンはマ

ウンドに沈み込むことはなく改良体の上を滑動した。ケー

ソンの水平変位が 300 mm のとき，改良体の有無や改良深

度に関係なく，すべてのケースでケーソンはマウンドに沈

み込んだ。また，改良体を設けた場合，改良体より港内側

の捨石が一体として後退することで，ケーソン下に空洞を

形成した。 

図 9 は各ケースにおけるケーソンの傾斜角と水平変位

の関係を示す。改良体を有さないCase0は，先述のとおり，

荷重の載荷とともにケーソンが傾斜している。Case1 では

ケーソンが改良体の上を滑動すると同時に改良体ごとマ

ウンドに沈み込んだが，Case2 では改良体が大きいため，

沈み込みが抑制され，ケーソンは滑動を続けた。ケーソン

の水平変位が 120 mm を超えるとケーソン後趾部分が改良

体の右端まで滑動し，その後，ケーソンが改良体から滑落

しながら変位を継続したため，傾斜角が拡大した。 

図 10 にケーソンに載荷した水平荷重とケーソン水平変

位の関係を示す。ここで，水平荷重は無次元水平荷重を示

す。Case0 は載荷初期に水平荷重が最大になり，その後，

ケーソンの水平変位が大きくなるにつれ水平荷重が低下

した。Case1 はケーソンが傾斜し始めた後，ケーソンの水

平変位が 50 mm 以降で水平荷重が低下した。Case2 も同様
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に，ケーソンが改良体から滑落して傾斜した水平変位 120 

mm 以降で水平荷重が低下した。改良体を設けた Case1 と

Case2 は水平荷重が低下した後は再び増加し，耐力の向上

が確認された。 

 

6. 結言 

 

本研究では，耐津波性能を高めた「粘り強い」防波堤を

築造する方法として，ケーソン後趾付近の捨石マウンドを

部分固化させた際の挙動について，個別要素法を用いて分

析し，以下の結論を得た； 

・ 捨石マウンドを固化していない場合，水平荷重の載荷

に伴いマウンドにケーソンが沈み込む挙動が生じ，支

持力破壊モードが誘発された。 

・ 捨石マウンドを固化した場合，ケーソンの水平変位が

小さいとき，ケーソンはマウンドに沈み込むことはな

く改良体の上を滑動した。その後，ケーソンの水平変

位が増加すると，改良体の有無や改良深度に関係なく，

ケーソンはマウンドに沈み込んだ。 

・ 改良体を設けた場合，改良体より港内側の捨石が一体

として後退することで，ケーソン下に空洞を形成した。 
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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

最適化手法を改良した DMS-PSO を用い，修正 Cam-clay model および SYS Cam-clay model の材料定数を推

定する手法を提案した。提案手法の妥当性を検討するため，1)正解が分かっている問題から正解が確実に

得られるかどうか，2)実際の実験を再現する際に毎回同じパラメータが得られるかどうかを検討した。1)に

ついては，実験を 2 つ以上実施したり，パラメータの探索範囲を，物性値を基に限定したりすることによ

り，正解が確実に得られるようになる。2)についても，粒子の数を多めに取り，パラメータの範囲を限定す

ることにより，100 回の検討でほとんど同じパラメータが得られることがわかった。以上のことから，提案

したパラメータの自動推定法は妥当であると判断した。 

 

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 

 

多くの研究や設計において，有限要素法による解析が実

施されている。有限要素法においては，搭載されている構

成則のパラメータをどのように決定するかが，解析結果に

大きく影響を及ぼす。また，有限要素法に限らず，多くの

他の方法についても同様である。一般的に，土の構成則の

パラメータの決定方法としては，ある供試体に対して実施

した三軸圧縮試験や標準圧密試験から得られたデータと

数値シミュレーションの結果を比較する方法が挙げられ

る。ほとんどの場合，数値シミュレーションが実験結果を

よりよく再現されるように，試行錯誤しながら手作業でパ

ラメータを変化させることにより，パラメータを決定する。

ただし，研究者や設計者の熟練度によってパラメータが変

わってしまう恐れがある。また，再現の度合いにおいては

見た目で判定されており，定量的に評価していないことが

多い。 

 これまで，このような逆解析と呼ばれる問題に対し，

様々なアプローチがなされている。例えば遺伝的アルゴリ

ズムを用いて実施した例 1-4)，粒子群最適化手法 5)を用いた

例 6-9)，機械学習を用いた例が挙げられる 10,11)。これらの

方法は，発見的手法に分類され，これまで多くの問題に適

用されてきおり，方法をまとめた論文も存在する 12)。一方

で，これらの手法は計算コストが大きいことも指摘されて

いる 13)。 

 本研究では，改良した粒子群最適化手法を用いた手法を

用いて，修正Cam-clay model14)およびSYS Cam-clay model15)

のパラメータを同定する方法を構築した。粒子群最適化手

法の弱点として，局所解に陥りやすく，結果的に大域的な

探索ができていない可能性がある問題が挙げられる。これ

らの問題を解決するべく，Liang and Suganthan(2005)16)の研

究で提案された DMS-PSO を参考に，粒子群最適化手法を

改良した。詳細は 3 章にて述べるが，これらの改良により，

より効率よく解を探索することができ，計算コストを小さ

くできる。また，粒子群最適化手法において解の探索範囲

を狭めることは，解の収束性や探索速度を向上させ，計算

コストを低下させる上で非常に重要である。そこで我々は，

粒度や液性限界や塑性限界，塑性指数といった物性値に着

目した。実際の現場においても多くの場合，物性値を得る

ための物性試験を実施している。したがって，物性値を利

用しない手はないと考える。また現場の設計においては，

入手できる土は限られており，限られた実験試料に対し，

どの試験を実施すべきか非常に重要な問題である。本研究

では，どの試験を実施すると解が推定しやすいのかについ

ても検討を行った。 

 土の構成モデルは，いくつかのパラメータを設定する必

要があるため，実験結果が 1 つしかない場合，見た目には

同じ程度の適合度であっても，異なるパラメータが得られ
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る可能性があり，それは避けるべきである。そこで本研究

では，以下の手順で手法の妥当性を検討した。 

1)正解が分かっている問題から正解が確実に得られるか

どうか。 

2)実際の実験を再現する際に毎回同じパラメータが得ら

れるかどうか。 

1)により，提案手法の性能を検討することになる。1)で

提案手法が良いと評価されたとしても，2)を保証している

ことにはならない。そこで，2)についても調査をした。 

 

2. 本研究で対象とする問題について 

 

2.1 提案手法の妥当性の検討 

本報告では，圧密排水三軸圧縮試験，圧密非排水三軸圧

縮試験と標準圧密試験を対象とする。正解パラメータを表

1,2 に示す。これらのパラメータは，Nakai ら(2017)の

Alluvial clay の値である 17)。なお，PSO のパラメータと区

別するため，限界状態定数をM෩として，NCL の切片をΝ෩と

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。図 1～3 は表 1 のパラメ

ータで計算した結果となる。すなわちこれらは修正 Cam-

clay model の計算結果であるため，練返し正規圧密土を想

定した結果となる。図 4～6 は，表 2 のパラメータで計算

した結果となる。すなわち SYS Cam-clay による乱れの少

ない試料を想定した計算結果である。まず，図 1～3 で示

した結果を提案手法により再現し，結果として表 1 のパラ

メータが得られるか検討し，修正 Cam-clay model に適用で

きるかを調べた。次に，図 4～6 で示した結果を提案手法

により再現し，結果として表 1 のパラメータが得られるか

検討し，SYS Cam-clay model に適用できるかを調べた。な

お，SYS Cam-clay model については，修正 Cam-clay model

のパラメータは既知，つまり固定値として，それ以外のパ

ラメータを推定する。 

 

表 1  修正 Cam clay model のパラメータ 
推定するパラメータ 

圧縮指数 𝜆ሚ 0.210 
膨潤指数 𝜅̃ 0.035 

限界状態定数 Μ෩  1.500 
NCL の切片 (98.1 kPa) Ν෩ 2.400 

ポアソン比 Ν 0.300 
初期比体積 e0 1.734 

表 2  SYS Cam clay model のパラメータ 
固定値

圧縮指数 𝜆ሚ 0.210 
膨潤指数 𝜅̃ 0.035 

限界状態定数 Μ෩  1.500 
NCL の切片 (98.1 kPa) Ν෩ 2.400 

ポアソン比 Ν 0.300 
初期比体積 v0 3.090 

推定するパラメータ 
正規圧密土化指数 M 10.000 

構造劣化指数 A 0.450 
p
sD と

p
vD の比 cs 0.300 

回転硬化指数 br 0.010 
回転硬化限界定数 mb 1.000 

初期過圧密比 R0 0.025 
初期構造 R0* 0.0075 

 

 
図 1  表 1 のパラメータの非排水三軸圧縮試験の計算結果 

 
図 2  表 1 のパラメータの排水三軸圧縮試験の計算結果 

 
図 3  表 1 のパラメータの標準圧密試験の計算結果 

 
図 4  表 2 のパラメータの非排水三軸圧縮試験の計算結果 

 
図 5  表 2 のパラメータの排水三軸圧縮試験の計算結果 

 
図 6  表 2 のパラメータの標準圧密試験の計算結果 

 

2.2 実際の実験結果の再現について 

実際の実験結果を図 7～10 に示す。これらの結果は

Nakano et al (2005)の Joetsu clay に対して実施した試験結果

である 18)。図 7,8は，練返し正規圧密状態に対する試験結

果である。図 9,10は乱れの少ない試料の試験結果である。

なお，三軸圧縮試験においては，せん断時の比体積のみ示

されていたため，せん断過程のみ再現した。 
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図 7 Joetsu clay の正規圧密土の三軸圧縮試験の結果 18) 

 
図 8  Joetsu clay の正規圧密土の標準圧密試験の実験結果 18) 

 
図 9 Joetsu clay 乱れの少ない試料の三軸圧縮試験の結果 18) 

 

図 10 Joetsu clay 乱れの少ない試料の標準圧密試験の結果 18) 

 

3. パラメータ自動取得方法の計算アルゴリズム 

 

 本章では，まず本研究の根幹となる PSO について説明

をし，その後，パラメータ自動取得方法の計算フローチャ

ート全体について説明を行う。 

 

3.1 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 は Liang and Suganthan(2005)16)

が提案した Dynamic multi-swarm PSO (以下 DMS-PSO)であ

る。DMS-PSO では，N 個の粒子を M 個ずつ，J 個の島に

わける(N=J×M)。この時，粒子は必ず 1 つの島に振り分け

られ，各島に振り分けられる粒子の数は同じである。DMS-

PSO の世代数 t における i 番目の速度ベクトル𝒗௜
௧と位置ベ

クトル𝒙௜
௧の更新式は以下の通りである。 

𝒗௜
௧ାଵ ൌ 𝑤𝒗௜

௧ ൅ 𝑐ଵ𝑟ଵሺ𝒑𝒃𝒆𝒔𝒕௜
௧ െ 𝒙௜

௧ሻ ൅ 𝑐ଶ𝑟ଶ൫𝒍𝒃𝒆𝒔𝒕௝
௧ െ 𝒙௜

௧൯    (1) 

𝒙௜
௧ାଵ ൌ 𝒙௜

௧ ൅ 𝒗௜
௧ାଵ                                  (2) 

𝒙𝒊
𝒕  ൌ  

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ 𝜆ሚ௜

௧

𝜅̃௜
௧

Μ෩ ௜
௧

𝜈௜
௧

𝑒௜
௧ ⎭

⎪
⎬

⎪
⎫

, 𝒗𝒊
𝒕= 

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ Δ𝜆ሚ௜

௧

Δ𝜅̃௜
௧

ΔΜ෩ ௜
௧

Δ𝜈௜
௧

Δ𝑒௜
௧ ⎭

⎪
⎬

⎪
⎫

                          (3) 

𝒙𝒊
𝒕  ൌ

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

𝑎௜
௧

𝑚௜
௧

c௦௜
௧

𝑏௥௜
௧

𝑚௕௜
௧

𝑅௜
௧ ⎭

⎪⎪
⎬

⎪⎪
⎫

, 𝒗𝒊
𝒕= 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧

∆𝑎௜
௧

∆𝑚௜
௧

∆c௦௜
௧

∆𝑏௥௜
௧

∆𝑚௕௜
௧

∆𝑅௜
௧ ⎭

⎪⎪
⎬

⎪⎪
⎫

                         (4) 

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。式(3)は修正 Cam-clay model のときの位置

ベクトルと速度ベクトルの成分を示しており，式(4)は SYS 

Cam-clay modelのときの位置ベクトルと速度ベクトルの成

分を示している。式(3)，式(4)と表 1，2 からも分かる通り，

各ベクトルの成分は，構成則のパラメータから構成される。

𝒑𝒃𝒆𝒔𝒕௜
௧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。つまり，粒子 i の

実験結果と計算結果がこれまでで最も近づいた時のパラ

メータ群である。𝒍𝒃𝒆𝒔𝒕௝
௧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。つまりグループ j 内におい

て実験結果と計算結果がこれまでで最も近づいた時のパ

ラメータ群である。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。また，DMS-PSO にお

いては，𝒍𝒃𝒆𝒔𝒕௝
௧の情報を残しつつ計算を進めるが，本手法

においては，グループの振り分け直しをするたびに𝒍𝒃𝒆𝒔𝒕௝
௧

をリセットした。これにより DMS-PSO と比較してさらに

収束しづらくなるが，一方で，大域的に探索されることが

期待できる。 

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𝒑𝒃𝒆𝒔𝒕௜
௧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𝒍𝒃𝒆𝒔𝒕௝
௧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

な探索が可能であるが，局所解に陥りやすくなる。一般的

に c1, c2 は 1 に近い値，w は 0.8 や 0.9 を用いる 19)。本研

究では，c1 = c2 = w =0.9 を用いた。r1, r2 は 0～1 の乱数が

代入される。 

 

3.2 計算のフローチャート 

図 11 に本研究で用いたフローチャートを示す。それぞ

れ説明していく。1)粒子の配置方法，2)粒子の評価方法(目

的関数の設定)，3)粒子の初期化の方法の順に説明する。な
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お，図 11 において赤字で示している数字は，自由に設定

できるパラメータであり，ハイパーパラメータにあたる。 

 

図 11  提案手法のフローチャート 

1) 粒子の配置方法について 

初期の粒子は N 個用意する。粒子の情報については，式

(3)，式(4)に示した通りである。4 章で示すパラメータの範

囲内で一様乱数を発生させて，各粒子が最初に持っている

情報を決定する。なお，式(3)には正規圧密線の切片 Ν が

ないが，以下の式から得られるため，推定する必要がない。 

v଴ ൌ Ν෩ ൅ ൫𝜆ሚ െ 𝜅̃൯ln ቀ
஄෩ మିఎబ

మ

஄෩ మ ቁ െ 𝜆ሚln𝑝′                   (5) 

ここで，𝜂଴ሺൌ 𝑞଴/𝑝′଴ሻは初期応力比，𝑞଴は初期軸差応力，

𝑝′଴は初期平均有効応力である。v଴は初期比体積である。ま

た，式(4)には初期構造𝑅଴
∗がないが，以下の式から他のパラ

メータが分かっていれば得られるため，推定する必要がな

い。 

ଵ

ோబ
∗ ൌ

ଵ

ோబ
exp ቄെ

அ෩ି୴బିఒ෩ ௟௡ ௣బ
′

ఒ෩ି఑෥
൅ ln ቀ

஄෩ మାሺఎబି఍బሻమ

஄෩ మ ቁቅ            (6) 

ここで，𝑅଴は初期過圧密，𝜁଴は初期異方性である。 

初期の速度ベクトルの成分は全て 0 とする。また，粒子

を L 個の島に分けるが，これもランダムに決定した。なお

世代数 15 回ごとに粒子を島に振り分け直す。常にランダ

ムに振り分ける。また島を振り分けた際に𝒍𝒃𝒆𝒔𝒕௝
௧はリセッ

トされる。ここは DMS-PSO との相違点となる。𝒍𝒃𝒆𝒔𝒕௝
௧を

リセットすることにより，収束性は悪くなるが，局所解か

ら脱出できる可能性が高くなる。 

 

2) 粒子の評価方法（目的関数の設定） 

目的関数をどのように設定するかは，このような問題に

おいて重要なポイントの 1 つである。本問題においては，

実験結果と計算結果が近ければ近いほど粒子の評価が高

いということは自明である。多くの場合は，荷重－変位関

係や，応力－ひずみ関係で評価している。また，非排水せ

ん断においては，過剰間隙水圧－ひずみ関係も考慮するこ

ともある。 

本研究では，v-p’-q 空間で目的関数を設定する。ここで，

v は比体積，p’は平均有効応力，q は軸差応力である。ただ

し，そのまま v-p’-q 空間で評価してしまうと，例えば，異

なる拘束圧で実験をしたときに，拘束圧が大きい実験結果

の方が，p’や q の値が大きいため，誤差が大きくなること

が多く，拘束圧が大きい結果がより強く反映されてしまう

恐れがある。また，同じ拘束圧だとしても，密度が大きい

場合，q が大きくなるため，密度が大きい土の方が結果に

及ぼす影響が大きくなる恐れがある。そこで，3 つの軸𝑅௞
௣ᇱ, 

𝑅௞
௤, 𝑅௞

୴を定義し，その空間内で推定結果と計算結果を評価

する。𝑅௞
௣ᇱ , 𝑅௞

௤ , 𝑅௞
୴は式(7)～(9)で定義される。ここで，添

え字 k は k 番目の実験という意味である。例えば，三軸圧

縮試験を拘束 100,300kPa で実施していた場合，100kPa を

1 番目，300kPa を 2 番目とし，それぞれの場合で 3 つの軸

𝑅௞
௣ᇱ, 𝑅௞

௤, 𝑅௞
୴を定義する。 

𝑅௞
௣ᇱ ൌ

௣ᇱି௣ᇱೖ౛౮౦ౣ౟౤

௣ᇱೖ౛౮౦ౣ౗౮ି௣ᇱೖ౛౮౦ౣ౟౤
                             (7) 

𝑅௞
௤ ൌ

௤ି௤ೖ౛౮౦ౣ౟౤

௤ೖ౛౮౦ౣ౗౮ି௤ೖ౛౮౦ౣ౟౤
                               (8) 

𝑅௞
୴ ൌ

୴ି୴ೖ౛౮౦ౣ౟౤

୴ೖ౛౮౦ౣ౗౮ି୴ೖ౛౮౦ౣ౟౤
                               (9) 

p'kexpmax, p'kexpmin, qkexpmax, qkexpmin, vkexpmax, vkexpminは，k 番目

の試験結果における最大および最小の平均有効応力p’, 軸

差応力 q, 比体積 v である。実験ごとに空間を定義するこ

とで，実験が様々な条件で行われたり，供試体が異なって

いたりしても，それぞれの実験結果を同じように評価する

ことができると考えた。 

目的関数は以下の通り設定される。 

𝑈ሺ𝒙𝒊
𝒕ሻ ൌ

∑ ∑ ටቀோ೗೎ೌ೗೎,ೖ
೛ᇲ ିோ೗೐ೣ೛,ೖ

೛ᇲ ቁ
మ

ାቀோ೗೎ೌ೗೎,ೖ
೜ ିோ೗೐ೣ೛,ೖ

೜ ቁ
మ

ାቀோ೗೎ೌ೗೎,ೖ
౬ ିோ೗೐ೣ೛,ೖ

౬ ቁ
మై

೗
ే
ೖ

୏୐
        (10) 

𝑅௟௖௔௟௖,௞
௣ᇱ  , 𝑅௟௖௔௟௖,௞

௤  , 𝑅௟௖௔௟௖,௞
୴ , 𝑅௟௘௫௣,௞

௣ᇱ  , 𝑅௟௘௫௣,௞
௤  , 𝑅௟௘௫௣,௞

୴ はそれ

ぞれ𝑅௞
௣ᇱ - 𝑅௞

௤  - 𝑅௞
୴空間内における計算結果(calc)と実験結

果(exp)である。L はデータの個数であり，せん断ひずみ X%

ごとにデータの比較し，εfin %まで試験を実施すると，L = 

εfin /X となる（例えば，せん断ひずみ 20%まで試験を実施

しており，0.1%ごとに結果を取得すれば，L=200 個となる）。

K は全体の実験の個数を示す。 

つまり，k 番目の実験の l 番目のデータについて，𝑅௞
௣ᇱ- 

𝑅௞
௤  - 𝑅௞

୴空間内における実験結果と計算結果の差を計算す

る。式(10)の分子からも分かる通り，この差は実験結果と

計算結果の距離である。そして，それを足し合わせて KL

で除したものが目的関数になる。KL はデータの総数を示

しているから，KL で除することにより，実験データ数や

実験数に依らず同じスケールで評価できる。𝑈ሺ𝒙𝒊
𝒕ሻ ൌ 0に

なれば，完全に正解パラメータと推定結果が一致すること

から，𝑈ሺ𝒙𝒊
𝒕ሻが小さければ小さいほど，その粒子の評価が

高くなる。また， 𝑈ሺ𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧ሻが 1.0×10-6 より小さいと，パ

ラメータを少数第 5 位まで推定できることが予備計算か

ら分かっているので，その場合，計算を打ち切った。なお，

圧密試験についても，同様の空間で評価するが，2 章で示

した通り段階載荷における圧密試験を想定しているため，

𝑅௟௖௔௟௖,௞
୴ と𝑅௟௘௫௣,௞

୴ の差のみを用いて評価する。 

世代数 t+1 において𝑈൫𝒙𝒊
𝒕ା𝟏൯ ൏ 𝑈ሺ𝒑𝒃𝒆𝒔𝒕௜

௧ሻ, 𝑈൫𝒙𝒊
𝒕ା𝟏൯ ൏
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𝑈൫𝒍𝒃𝒆𝒔𝒕௝
௧൯ , 𝑈൫𝒙𝒊

𝒕ା𝟏൯ ൏ 𝑈ሺ𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧ሻ  で あ る と き ，

𝒑𝒃𝒆𝒔𝒕௝
௧ାଵ ൌ 𝒙𝒊

𝒕ା𝟏 , 𝒍𝒃𝒆𝒔𝒕௞
௧ାଵ ൌ 𝒙𝒊

𝒕ା𝟏 , 𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧ାଵ ൌ 𝒙𝒊
𝒕ା𝟏 とし

て，それぞれの粒子の自己ベスト，島内でのベスト，粒子

全体でのベストの位置ベクトルを更新する。 

3)  粒子の位置更新 

式(1)より各粒子の速度ベクトルを得ることができる。そ

して，通常は，式(2)に式(1)を代入することにより，粒子の

位置を更新する。この際，探索範囲(詳細は 4 章で示す)を

超えてしまった場合，強制的に範囲内に戻す操作をした。

この際，探索範囲内の最大値を超えたら，最大値，探索範

囲内の最小値を下回ったら最小値になるようにしており，

速度ベクトルの値も𝒗௜
௧ାଵ ൌ 𝒙௜

௧ାଵ െ 𝒙௜
௧により再計算して

いる。 

一方で，PSO の弱点として局所解に陥ってしまい，粒子

が動かないため，それ以上探索できなくなることが挙げら

れる。DMS-PSO に倣い粒子が局所解に陥ったと判定され

たときに局所探索粒子と大域探索粒子をそれぞれ再配置

する。粒子が局所解に陥ったと判定する方法として，本研

究では，速度ベクトルのノルムฮ𝒗௜
௧ฮに着目する。局所解に

陥ったとき，𝒑𝒃𝒆𝒔𝒕௜
௧ ≒ 𝒙𝒊

𝒕, 𝒍𝒃𝒆𝒔𝒕௝
௧ ≒ 𝒙𝒊

𝒕となっているため，

ฮ𝒗௜
௧ฮ ≒ 0となっており，判定するのに都合が良い。本研究

では，全粒子の 80%がฮ𝒗௜
௧ฮ ൏ 𝜀となったときに，局所解に

陥ったと判定して，全粒子の 50%を局所探索粒子に，残り

の 50%を大域探索粒子に分けて再配置する。大域探索粒子

については，1)で示した方法，つまり初期に配置した方法

と同じ方法で配置を行った。局所探索粒子については，

𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧近傍に再配置する。正解値と推定値の差は，目的関

数𝑈ሺ𝒙𝒊
𝒕ሻが小さくなればなるほど，小さくなる。そこで，式

(11)のように粒子を再配置する。なお，再配置したときの

速度ベクトルの成分はすべて 0 とした。 

𝒙𝒊
𝒕  ൌ ሼ1 ൅ 𝑟𝑈ሺ𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧ሻሽ𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧                     (11) 

ここで，r は-1.0～1.0 の範囲の乱数である。 

 

4. 提案手法の妥当性の検討 

 

表 3 に修正 Cam-clay model のパラメータ推定における

検討ケースを示す。表 3には検討結果も併せて示す。粒子

の数については，200,800 個の 2 ケース実施した。いずれ

も島の数は 20 個である。実験については，圧密非排水三

軸圧縮試験(CUB)と圧密排水三軸圧縮試験(CD)と標準圧

密試験を考える。また，実験を 1 つしか実施しなかった場

合と，2 つ実施した場合のパラメータ推定精度の違いも検

証する。1 つは拘束圧 100kPa の三軸圧縮試験とし，もう 1

つは拘束圧 300kPa の三軸圧縮試験か，標準圧密試験を実

施した場合について検討した。最後に，パラメータ推定範

囲の影響も調べるため，表 4 に示す 2 つのパラメータ推定

範囲で検討をした。狭い場合については，液性限界や塑性

限界のデータから範囲を推定する方法を提案する。Giasi

ら(2002)20)や Nakase ら(1988)21)や Tiwari and Ajmera(2011)22)

の研究で液性限界 wLや塑性指数 Ip から様々な λ や κ の推

定式がまとめられている。これらの式に wL=97.4%，Ip=54.1

を代入して𝜆ሚと𝜅̃の範囲を設定した。なお，これらの物性値

については，Nakai ら(2017)の Alluvial clay の値を用いて

いる。4 章のおける妥当性の検討においても，同論文にお

ける Alluvial clay の弾塑性パラメータを用いた。限界状態

定数Μ෩については，Nakai ら(2017)の Alluvial clay において

はΜ෩=1.5 であった。正規圧密土のせん断試験において限界

状態に至っていれば，限界状態定数をある程度推定するこ

とが可能である。ここでは，േ0.05の範囲で推定できると

判断し，範囲を設定した。ポアソン比 νと間隙比 e につい

ては，物性値から範囲を推定する根拠が乏しかったため，

狭い場合も広い場合も推定範囲を同じとした。 

粒子群最適化法は，乱数を随所に使っていることから，

ランダム性が高い。そのため，各ケース 100 回計算を実施

して，妥当性を検討した。局所解に陥ったかどうか判定す

るパラメータは𝜀 ൌ 10ିହとした。 

表 3 検討ケース(修正 Cam-clay model) 

case 1 2 3 4 5 6 7 8 
粒子の数 200 800 200 800 200 800 200 800
実施実験 CUB 100kPa CD 100kPa 
推定範囲 狭い 広い 狭い 広い 

Ns 88 99 89 99 99 100 99 100
Av. 887 482 893 487 656 382 692 420
Std. 315 200 306 162 155 24 140 52

Case 9 10 11 12 13 14 15 16
粒子の数 200 800 200 800 200 800 200 800
実施実験 CUB 100, 300kPa CD 100, 300kPa 
推定範囲 狭い 広い 狭い 広い 

Ns 100 100 100 100 100 100 100 100
Av. 319 233 556 260 331 282 426 308
Std. 17 12 114 15 19 16 23 14

Case 17 18 19 20 21 22 23 24
粒子の数 200 800 200 800 200 800 200 800
実施実験 CUB 100kPa, OED CD 100kPa, OED 
推定範囲 狭い 広い 狭い 広い 

Ns 100 100 100 100 100 100 100 100
Av. 297 224 326 245 232 243 355 268
Std. 18 14 19 13 12 15 20 13

 

表 4  パラメータの推定範囲 

 𝜆ሚ 𝜅̃ Μ෩  Ν e 

狭い 0.177-0.380 0.026-0.069 1.45-1.55 0.01-0.49 1.709-1.759

広い 0.030-0.400 0.001-0.070 1.00-2.00 0.01-0.49 1.709-1.759

 

図 12に正解と推定値の差と𝑈ሺ𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧ሻの関係を示す。図

12 は Case10 の 70 回目の検討の時であるが，他の場合も

同様の傾向となった。図から，𝑈ሺ𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧ሻ ൏ 10ି଺であれば

十分にパラメータの推定ができていると考えた。そこで，

100 回 中 𝑈ሺ𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧ሻ ൏ 10ି଺ に な っ た 回 数 Ns や ，

𝑈ሺ𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧ሻ ൏ 10ି଺になるまでの世代数の平均値Av.や世代

数の標準偏差 Std.を用いて各ケースの比較を行う。 

 
図 12  推定値と正解の差と𝑈ሺ𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧ሻの関係 
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表 3から実験が 1 つの場合(Case 1～8)，Nsが 100 になっ

ていない場合(ハッチしていないケース)もあり，必ずパラ

メータの推定ができていない。一方，実験が 2 個のケース

（Case 9～24）は，粒子の数や，推定範囲に依らず，Ns が

100 であり，パラメータの推定が必ずできている。パラメ

ータの推定の際は，実験を 2 種類実施した方が良いことを

示唆している。なお，非排水せん断と排水せん断に有意な

差は見られなかった。パラメータの推定範囲に着目すると，

case 9 と case 11 の比較から，パラメータの推定にかかる

世代数の平均 Av.や標準偏差 Std.がパラメータ推定範囲の

狭い方が小さい。このことからパラメータ推定範囲が狭い

方が，速くかつ安定的に計算できることがわかる。なお，

粒子数が 800 個の場合は，推定範囲に依らず Av.や Std.が

変わらないことから，範囲を絞らなくても安定して推定で

きている。なお，1 回推定するまでにかかる速度は，一般

的なパソコンを用いて粒子が 800 個で 30 分程度，粒子が

200 個の場合は 8 分程度あることから，通常は粒子を 800

個用いた方が良い。 

表 5 に SYS Cam-clay model のパラメータ推定における

検討ケースを示す。表 5には検討結果も併せて示す。粒子

の数については，800 個の 2 ケース実施した。いずれも島

の数は 20 個である。実験については，圧密非排水三軸圧

縮試験(CUB)と圧密排水三軸圧縮試験(CD)と標準圧密試

験(OED)を考える。また，実施した実験数がパラメータ推

定精度に与える影響も検証する。Case 1 から Case 6 はそれ

ぞれ拘束圧 100, 300, 500kPa のいずれか 1 つで試験を実施

したときである。拘束圧 100kPa は過圧密状態，300kPa は

圧密降伏応力付近，500kPa は正規圧密状態における試験

となる。Case 7～Case 12 は，三軸圧縮試験を 100,300,500kPa

の中でいずれか 2 つのみ実施できた場合である。Case 13，

14 は，三軸圧縮試験を 3 つ実施した場合である。Case 15

～Case 28 は Case 1～Case 14 に加えて標準圧密試験を実施

した場合である。推定範囲については，狭い場合のみ検討

した。パラメータの推定範囲は表 6に示す。今回，粘性土

を想定しているため，過去の粘性土を想定した SYS Cam-

clay model の計算結果を整理し範囲を決定した。これは実

質的に粒度を考慮したことになる。修正 Cam-clay model の

検討と同様に各ケース 100 回計算を実施して，妥当性を検

討した。局所解に陥ったかどうか判定するパラメータは

𝜀 ൌ 10ିଷとした。 

図 13に正解と推定値の差と𝑈ሺ𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧ሻの関係を示す。図

13 は Case40 の 1 回目の検討の時であるが，他の場合も同

様の傾向となった。いずれのパラメータも𝑈ሺ𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧ሻが小

さいほど，正解との差が小さくなる。図から，𝑈ሺ𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧ሻ ൏

10ି଺であれば十分にパラメータの推定ができていると考

えた。なお，線が途切れているところがあるが，これは正

解と推定値が完全に一致しているために，対数軸では描画

できない箇所となる。本検討では，100 回中𝑈ሺ𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧ሻ ൏

10ି଺になった回数 Ns や，𝑈ሺ𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧ሻ ൏ 10ି଺になるまでの

世代数の平均値 Av.や世代数の標準偏差 Std.を用いて各ケ

ースの比較を行う。 

表5の黄色でハッチしたケースが 100 回中 100 回推定で

きたケースである。CUB においては，実験数が多いほど，

必ず推定できるようになってくる。ただし，推定までにか

かる平均回数 Av.や標準偏差 Std.に大きな差はない。一方，

CD の方は，実験の種類が多くしても，必ず推定できるよ

うにはならない。推定できていないケースを確認すると，

br や mb が推定できていない場合が多い。具体的には，mb

が小さく，br が大きめの値で停滞していた(程度はケース

ごとに違う)。なお，1 回推定するまでにかかる速度は，一

般的なパソコンを用いて 60 分程度で完了するため，粒子

の数を増やすことで，推定精度を上げることも可能である。 

表 5 検討ケース(SYS Cam-clay model) 
case 1 2 3 4
実施
実験

CUB 100kPa CD 100kPa CUB 300kPa CD 300kPa 

Ns 88 12 99 100
Av. - - - 1067
Std. - - - 235
case 5 6 7 8
実施
実験 CUB 500kPa CD 500kPa CUB 

100,300kPa 
CD 

100,300kPa
Ns 100 96 100 100
Av. 769 - 771 552
Std. 139 - 124 106
case 9 10 11 12
実施
実験

CUB 
100,500kPa

CD  
100, 500kPa 

CUB 
300,500kPa 

CD 
300, 500kPa

Ns 100 100 100 96
Av. 721 559 680 -
Std. 124 122 126 -
case 13 14 15 16
実施
実験

CUB
100,300,500kPa

CD 
100, 300,500kPa 

CUB 100kPa 
OED 

CD 100kPa
OED

Ns 100 84 99 100
Av. 668 - - 605
Std. 112 - - 106
case 17 18 19 20
実施
実験

CUB 300kPa
OED

CD 300kPa 
OED

CUB 500kPa 
OED 

CD 500kPa
OED

Ns 100 100 100 97
Av. 801 998 757 -
Std. 135 250 155 -
case 21 22 23 24

実施
実験

CUB 
100,300kPa 

OED

CD 
100,300kPa 

OED 

CUB 
100,500kPa 

OED 

CD 
100,500kPa 

OED
Ns 100 100 100 100
Av. 823 568 674 576
Std. 117 136 129 156
case 25 26 27 28

実施
実験

CUB 
300,500kPa 

OED

CD 
300,500kPa 

OED 

CUB 
100,300,500kPa 

OED 

CD 
100,300,500kPa

OED
Ns 100 97 100 86
Av. 499 - 654 -
Std. 82 - 122 -

 

表 6  パラメータの推定範囲 

m a cs br mb R0 

1.0-30.0 0.01-1.0 0.1-0.9 0.01-1.0 0.01-1.0 0.013-0.05

 

図 13  推定値と正解の差と𝑈ሺ𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧ሻの関係 
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5. 実際の実験結果の再現 

まず，図 7，図 8 に示す正規圧密土に対する実験結果を

修正 Cam-clay model を用いて再現する。4 章の結果から粒

子数を 800 個，パラメータ推定範囲は物性値から絞って再

現を実施した。文献 16)から Joetsu clay の物性値である

wL=72.5%，Ip=42.8 や限界状態定数Μ෩ ൌ 1.25からパラメー

タの推定範囲を決める。得られた推定範囲を表 7 に示す。

なお，4 章と異なり，三軸圧縮試験(CUB)と標準圧密試験

(OED)で比体積が異なるため，それぞれ推定する。 

 

表 7  パラメータの推定範囲 

𝜆ሚ 𝜅̃ Μ෩  Ν v (CUB) v (OED) 

0.127-0.283 0.020-0.060 1.20-1.30 0.01-0.49 1.977-2.027 2.091-2.141

 

表 8 にパラメータ推定結果，図 14，図 15 に再現結果を

示す。表 8 に示す推定結果は，100 回の平均 Av.と標準偏

差 Std.の 2 つを示す。表 8 より 100 回の検討で 100 回とも

同じ結果が得られることがわかる。このことから修正

Cam-clay model のパラメータの推定方法として，提案手法

は妥当であると言える。なお，この時，𝑈ሺ𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧ሻ ൌ 0.042

であった。 

 

表 8  100 回の推定結果のまとめ 
  Av. Std.

圧縮指数 𝜆ሚ 0.1838 0.0000
膨潤指数 𝜅̃ 0.0471 0.0000

限界状態定数 Μ෩  1.2667 0.0000
NCL の切片 (98.1 kPa) Ν෩ 2.1778 0.0000

ポアソン比 ν 0.1462 0.0000
初期比体積(CUB) v0 1.9770 0.0000
初期比体積(OED) v0 2.0914 0.0000

 

 
図 14 Joetsu clay の正規圧密土の三軸圧縮試験の再現結果 

 

図 15 Joetsu clay の正規圧密土の標準圧密試験の再現結果 

 

次に，図 9，図 10 に示す乱れの少ない Joetsu clay に対す

る実験結果を SYS Cam-clay model を用いて再現する。4 章

と同様に粒子数を 800 個，パラメータ推定範囲は表 6 に示

す値を用いて再現を実施した。弾塑性パラメータについて

は，表 8 で示したパラメータ，つまり練返し正規圧密土の

再現から得られた結果を用いた。なお，三軸圧縮試験にお

いて等方圧密後の比体積のみ明らかになっているため，非

排水せん断過程のみ計算を行った。また，4 章と異なり，

実験ごとに初期状態が異なるため，それぞれ初期比体積と

初期過圧密 R を推定する。 

表 9 にパラメータ推定結果，図 16，図 17 に再現結果を

示す。表 9 に示す推定結果は，100 回の平均 Av.と標準偏

差 Std.の 2 つを示す。表 9 より 100 回の検討で 100 回とも

ほとんど同じ結果が得られることがわかる。このことから

SYS Cam-clay model のパラメータの推定方法として，提案

手法は妥当であると言える。なお，この時，𝑈ሺ𝒈𝒃𝒆𝒔𝒕௧ሻ ൌ

0.085であった。 

 

表 8  100 回の推定結果のまとめ 
 Av. Std.

正規圧密土化指数 m 5.7731 0.0055
構造劣化指数 a 0.4500 0.0023

p
sD と

p
vD の比 cs 0.1000 0.0000

回転硬化指数 br 0.0163 0.0002
回転硬化限界定数 mb 1.0000 0.0000

初期比体積(CUB 50kPa) v0 2.5310 0.0000
初期過圧密(CUB 50kPa) R0 0.2879 0.0001
初期比体積(CUB 200kPa) v0 2.3850 0.0000
初期過圧密(CUB 200kPa) R0 0.7393 0.0003

初期比体積(OED) v0 2.6523 0.0004
初期過圧密(OED) R0 0.1163 0.0025

 

 
図 16 乱れの少ない Joetsu clay の三軸圧縮試験の再現結果 

 

図 17 乱れの少ない Joetsu clay の標準圧密試験の再現結果 

 

6. 結論 

本研究では，粒子群最適化法を用い，自動的に実験結果

を再現し構成則のパラメータを得る方法を提案した。提案

手法を評価する方法として 1)正解が分かっている問題か

ら正解が確実に得られるかどうか 2)実際の実験を再現す

る際に何回検討したとしても同じパラメータが得られる

かどうかの方法で検討した。以下に結論を示す。 

 

1) 修正 Cam-clay model の場合，実験が 1 つの場合，必

ずしもパラメータの同定ができているとは言えなか

った。一方，実験が 2 個の場合は，パラメータの同定
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が必ずできている。パラメータの推定の際は，実験を

2 種類実施した方が良いことを示唆している。なお，

パラメータ推定範囲が狭い方が，速くかつ安定的に

計算できることがわかる。 

2) SYS Cam-clay model の場合についても，対象とする

実験の数を増やすと，パラメータを必ず推定できる

ようになる傾向は得られた。ただし，排水せん断の方

は，そうなっていないケースがいくつか見られた。推

定できていないケースを確認すると，br や mbが推定

できていない場合が多く，この点は課題である。 

3) 本手法を用いて実験の再現結果を実施したところ，

100 回検討で，実験結果を再現することができ，毎回

ほとんど同じパラメータが得られた。 

4) 以上のことから，練返し正規圧密粘土に対しては 2つ

実験（異なる拘束圧の圧密非排水 or 排水三軸圧縮試

験 2 つか，圧密非排水 or 排水三軸圧縮試験と標準圧

密試験）を実施し，乱れの少ない試料に対しては，3

つ実験 (異なる拘束圧の圧密非排水三軸圧縮試験を

3 つか，異なる拘束圧の圧密非排水三軸圧縮試験を 2

つと標準圧密試験)を実施すれば，本手法は実験結果

を自動的に再現する手法として妥当であると言える。

ただし，粒子数を増やすなどすることにより，少ない

実験結果でも，適応できる可能性はある。 

今回は粘土を対象としたが，粘土であっても練返し正規

圧密土の実験結果がない場合もあり，砂の場合は，練返し

正規圧密土が作製できない。このような，弾塑性パラメー

タも分からない場合についても検討を進めたい。 
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