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概   要 

ダイレイタンシー特性は，せん断応力載荷時の土の変形特性を説明する上で，もっとも特徴的な現象であ

る。同特性に関しては，多くの検討および説明がなされているが，繰返し載荷時の土の変形特性は未だ不

明瞭な部分が多く，特に排水時繰返し載荷による変形（体積圧縮）の収束に関しては適切な説明がなされ

ていない。しかしながら，繰返し載荷時の力学特性は，排水時には地盤の締固め，非排水時には液状化現

象などの地盤工学が対象とする多くの諸問題と密接に関係するため，そのメカニズムの解明が望まれる。

本稿では三軸試験および三主応力制御試験機を用いて密度および繰返し応力比の異なる繰返しせん断試験

を行い，砂の繰返し載荷特性における応力比・密度・主応力方向の影響について検討した。その結果，土

は繰返し載荷に伴ってダイレイタンシー特性を変化させながら，ある間隙比においてせん断および体積変

化ともに収束する。さらに，その間隙比は，応力比・密度・主応力方向の影響を受けることが示された。 

 

キーワード：繰返しせん断，砂，誘導異方性，ダイレイタンシー 

 

 

1. はじめに 

 

地盤材料は鉄やガラスといった連続体とは異なり，せん

断応力変化に伴う体積変化，いわゆるダイレイタンシー特

性を示す。このダイレイタンシー特性は，コンクリートな

ど他の材料にも見られるが，土のような粒状体の集合体に

おいてその影響は顕著である。そのため古くから研究が盛

んに行われており，ダイレイタンシーは同じ土であっても，

土の密度や応力レベルおよび応力比によってその振る舞

いが大きく異なり，間隙比が小さい（密度が大きい）とせ

ん断時に体積膨張を示し，一方，間隙比が大きい（密度が

小さい）と体積圧縮（負のダイレイタンシー）を示すこと

が広く知られている。 

たとえ密に詰めた土も圧縮および伸張状態などの繰返

しせん断応力を作用させると，少なからず体積圧縮を示し，

ある密度に収束することが示されている1)。これは，静的

な荷重増加に対しては，大きな上載圧をかけるよりも，

様々な方向から繰返しせん断させる方が容易に圧縮する

ことからも分かる。また地震動のように，間隙水の排出が

間に合わない短時間の不規則な繰返し載荷では，繰返し時

に圧縮傾向を示すダイレイタンシー特性が原因で，正の過

剰間隙水圧が発生するため，有効拘束圧が減少して，つい

には液状化現象に至る。 

以上に示すような排水および非排水繰返しせん断時に

おける土のダイレイタンシー特性に関してこれまでに多

くの研究成果が挙げられているが，定性的かつ定量的に繰

返し時のダイレイタンシー特性を適切に評価する予測手

法は未だ開発されておらず，近年では地盤の液状化現象に

着目して，非排水条件での繰返し（三軸およびねじり）せ

ん断試験が多く行われている。しかしながら，先に示すよ

うな排水条件下での繰返しせん断時の体積変化の収束な

どに関しては，適切な説明がなされないままである。また，

排水・非排水条件の違いは，体積変化を許さないように束

縛力として発生する過剰間隙水圧による有効応力経路の

違いであると考えられるため，土のダイレイタンシー特性

を精緻に考察するためには，排水試験による検討が本質的

であると考えられる。 

したがって，本研究では，三軸試験機および三主応力制

御試験機を用いて，密度・繰返し応力比および主応力方向

を変えた排水条繰返しせん断試験を行い，土の繰返し変形
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特性，特にダイレイタンシー特性の変化および変形の定常

化に関して詳細な説明を加える。 

 

2. 試験概要 

 

ここでは，本試験で用いる試料および供試体の作成方法，

供試体の初期状態の説明および試験機(三軸試験および三

主応力制御試験)の概要を示す。 

 

2.1 実験に用いた試料と供試体 

実験には豊浦標準砂（土粒子比重：Gs = 2.65）を用いた。

供試体は水中落下法により作成し，目標の間隙比（緩詰

め：e0 = 0.85，密詰め：e0 = 0.68）になるように，突き固め

回数を調整して作成した。供試体は，三軸試験では高さ

12.15cm，直径 5cm の円柱形，三主応力制御試験では高さ

10cm，幅 10cm，奥行き 7cm の直方体である。 

また，試験では繰返し載荷時の変形が収束した状態にお

ける微小な変形まで計測するため，供試体周囲のメンブレ

ンが粒子間に貫入する分の体積変化を補正することで，正

確な体積変化量を計測する。 

 

2.2 供試体の初期異方性 

上記の手順で作成された緩詰めおよび密詰め供試体に

ついて，等方圧密試験を行い，供試体作成時に形成される

初期異方性の検証を行った。この結果，密詰め供試体は軸

差ひずみ（εd = 2/3*(εa – εr)）が発生しない理想的な等方圧

密挙動を示し，初期異方性の影響は確認されなかった。一

方で，緩詰め供試体は，軸差ひずみが負の方向に発生した

ため，側方ひずみに対して軸ひずみが発生しにくいような，

堆積過程における典型的な初期異方性の発生が確認され

た。本稿で示す繰返しせん断試験では，応力載荷に伴って，

様々な方向に初期異方性を打ち消す誘導異方性が発達す

ると考えられるため，供試体の初期異方性の影響を無視し

て実験および検討を行う。 

 

2.3 実験ケース 

以下に本研究で行った繰返し三軸試験および三主応力

制御試験の実験ケースをまとめる。 

(1) 繰返し応力比振幅一定の両振り（圧縮・伸張）繰返

し三軸試験 

表‐1 に，繰返しせん断試験の応力経路ならびに試験種

別をまとめる。試験の応力経路は，p = 196kPa の等方応力

状態から平均主応力一定のまま応力比振幅を q/p = 1.37⇔

-0.94 (R =±3.5)，q/p = 1.2⇔-0.86 (R =±3.0)，q/p = 0.75⇔

-0.6 (R =±2.0)の 3 パターンとして，せん断変形・体積変

化ともに収束する（定常状態）に至るまで繰返し載荷を与

えた。ここに，R は主応力比(R = σ1/σ3)であり，応力比振

幅 q/pおよび R は，圧縮側と伸張側を区別するために伸張

側を負としている。また，各応力経路で密詰めと緩詰めの

供試体を用いて実施し，繰返し載荷特性に及ぼす密度の影

響を検討する。 

 試験種別は，たとえば“D3.5-CE”のように表される。

はじめの“D”は初期密度を表し，D（Dense）もしくは L

（Loose）となり，“3.5”は繰返し応力比振幅を表すため( R 

= )3.5，3.0，2.0 となる。最後の“CE”は，繰返しせん断

時の応力状態を表し，“CE”ならば圧縮・伸張側に繰返し

せん断，“C”なら圧縮側のみ，“TC”は各三主応力を最大

主応力とする圧縮せん断を表すこととなる。 

 

(2) 応力比振幅を増加させた両振り（圧縮・伸張）繰返

しせん断試験 

ある応力比振幅で繰返しせん断を与え，定常状態に至っ

た土にさらに大きな応力比振幅を与えた際の変形特性に

ついて検討する。応力経路を図－1 示す。応力経路は，(1)

と同様に p = 196 kPa の等方状態を初期状態として，平均

主応力一定下で応力比振幅 q/p = 0.75⇔-0.6 (R =±2.0)の繰

返し載荷を行い定常状態に至った後，応力比振幅 q/p = 1.2

⇔-0.86 (R =±3.0)，q/p = 1.5⇔-1.0 (R =±4.0)と同様に定常

化確認後に繰返し応力比振幅を増加させていく。用いた試

料は，中密試料（e0 = 0.77）の一種類のみの結果を示す。 

 

(3) 主応力方向の異なる応力比振幅一定繰返しせん断

試験‐両振り（圧縮・伸張），片振り（圧縮），三主

応力（圧縮） 

続いて，繰返し載荷時の力学特性に及ぼす主応力方向の

影響に関して検討を行うため，三主応力制御試験機を用い

た繰返し載荷試験を行った。基本的にはこれまでに示した

(1)，(2)の実験と同様に，平均主応力 p = 196 kPa 一定下で，

繰返しせん断試験を行う。応力経路は，図－2 に示すよう

に，a方向に q/p = 1.2⇔0 (R = 3)の圧縮側のみの片振りせ

ん断を行い，続いて l 方向，r 方向の順に同様の片振りせ

ん断を変形が収束するまで行う(D-3.0TC)。表に示すθ は，

π 面上における載荷方向を表す Lode 角:θ を表す。  

また，比較のために，三軸試験機を用いた同様の片振り

繰返しせん断試験も行う(D-3.0C，D-3.0CE)。 

なお，全ての試験は排水条件で，三軸試験は軸ひずみ制

御(軸ひずみ速度: 0.03(%/h))，三主応力制御試験は全主応

力共に応力制御にて行った。また，全ての試験は 98kPa の

バックプレッシャーを一定で与えている。なお，本文で示

す応力はすべて有効応力である。 

 

3. 実験結果と考察 

 

3.1 繰返し応力比振幅一定の両振り（圧縮・伸張）繰

返し三軸試験 

    図‐3 に，密詰め供試体の主応力比 R = 3.5 の繰返しせ

ん断試験（D3.5-CE）の軸差ひずみεd－応力比 q/p関係を示

す。土は繰返し回数の増加に伴い徐々にせん断剛性が大き

くなり，やがて変形が収束し，ループを描くような挙動が

確認できる。密度や繰返し応力比振幅に依らず，このよう 

な繰返し載荷時のせん断変形の収束が確認できた。 

以後，本論文では繰返し載荷時のダイレイタンシー挙動
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および変形定常状態に着目して検討を行っていく。 

 

(a) 応力比 q/p－間隙比 e関係 

図‐4 に繰返し応力比振幅 R = 2.0 および 3.5 の密・緩詰

め供試体の試験結果の応力比 q/p－間隙比 e 関係をまとめ

る。図－4 から，繰返し以前の単調載荷時には，応力比振

幅 R = 2 では初期密度によらず終始圧縮挙動を示し

（L2.0-CE，D2.0-CE），R=3.5 の緩詰め供試体（L3.5-CE）

でも同様に体積圧縮している。一方で，応力比振幅が R = 

3.5 の密詰め供試体（D3.5-CE）だけは，応力比 q/p=1.0 付

近を境に膨張挙動を示す。土の体積変化挙動（圧縮もしく

は膨張）は，ストレスダイレイタンシー関係から応力比に

よって一意に決定されると考えられることが多いが，本試

験結果のように密度の影響を受けることも過去の研究 1)で

指摘されている。 

単調載荷後，載荷方向が逆転すると全てのケースで大き

な体積圧縮挙動が見られる。D3.5-CE では，初期載荷経路

において膨張挙動を示すにも関わらず，大きく体積圧縮す

る。また，これら全ての体積圧縮挙動は，載荷経路が反転

した直後の除荷過程においてその発生が確認でき，伸張側

での応力比の増大とともに，大きく体積圧縮する。ただし，

D3.5-CE および L3.5-CE では，伸張側の応力比増加ととも

に，最終的には膨張挙動を示す。一般的に土は，載荷方向

と同一方向にコラムを形成するように土粒子配列が変化

し，その影響を受けて土の剛性が異方的に変化する（元々

の載荷方向に強い構造を示す），いわゆる誘導異方性が知

られている。この誘導異方性の影響を受けて一度発達した

粒子配列が，載荷方向の変化とともに消散し，その際に大

きな体積圧縮挙動が生じると考えられる。 

その後の繰返し載荷経路においても，同様に体積圧縮挙

動は見られるものの，繰返し回数の増加とともに圧縮量は

減少し，最終的にはある間隙比において，図‐3 に示した

せん断変形と同様に体積変化が収束する定常状態に至る。

図‐5(a), (b)はそれぞれの試験での定常状態（試験終了前

の最終サイクル）における応力比 q/p－間隙比 e 関係の拡

大図をそれぞれ表している（サイクル初期の等方応力状態

を始点として，間隙比軸のプロットを重ねて示している）。

図‐5 から，定常状態での体積変化挙動は，繰返し応力比

振幅および初期間隙比によらず“８の字”を描くようなル

ープ挙動を示す。また，多少の差異はあるものの，繰返し

応力比振幅が大きいほど，ループは大きくなっている。こ

のようなループ挙動から，変形定常状態では弾性特性によ

って変形が収束しているわけではなく，弾塑性的な変形に

よる圧縮量と膨張量がバランスしている。つまり，初期の
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表‐1 繰返し応力比振幅一定の両振り繰返し 
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図‐1 応力比振幅を増加させた両振り 

繰返しせん断試験の応力経路 
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図‐2 主応力方向の異なる応力比振幅一定 
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図‐3 主応力比 R = 3.5 の繰返しせん断試験(密詰め) 

における軸差ひずみεd－応力比 q/p関係 
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単調載荷において体積圧縮挙動を示していた L2.0-CE，

D2.0-CE および L3.5-CE は，繰返しせん断を与えることに

より，同一の繰返し応力比において膨張挙動を示すように

変化したことになる。次節では，これらダイレイタンシー

特性の変化を検討する。 

(b) 応力比‐ひずみ増分比（ストレスダイレイタンシ

ー）関係 

図‐4に対応した試験結果における応力比 tS/tN －ひずみ

増分比 -dε*N / dε
*
S（ストレスダイレイタンシー）関係を図

‐6 にまとめる。図‐6 は，中井らが提案する修正応力 tij

の概念2)におけるひずみ増分パラメータ（dε*N,  dε*S）およ

び応力パラメータ（tN, tS）を用いて整理しており，そのた

め，中間主応力の程度によらずストレスダイレイタンシー

関係を一意的に記述する3)ことができる。なお各図中の破

線は，体積ひずみ増分の圧縮と膨張の境界“dεv = 0”，●

プロットは 1cycle 目，○プロットは試験最終サイクルでの

値をそれぞれ表す。また，弾塑性論を適用する際には，ス

トレスダイレイタンシー関係は塑性ひずみ増分を用いて

表されるが，実測値において弾性ひずみ増分が微小である

と考えて，本試験では全ひずみ増分を用いて実測値を整理

している。 

図‐6 より，First cycle（●プロット）は D3.5-CE を除い

た 3 つのケースでは，常に“dεv = 0”のラインを越えてお

らず，前節(a)で示した単調載荷時のストレスダイレイタ

ンシー関係の違いが表現されている。また，圧縮側から伸

張側へと載荷方向が転じた後に，早々と体積圧縮が発生し

ていることも同図から確認できる。 
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図‐4 主応力比 R = 2.0 および 3.5 の繰返しせん断試験 

(密詰め・緩詰め)における応力比 q/p－間隙比 e関係 
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次に，繰返し載荷後，変形が収束した際のストレスダイ

レイタンシー関係－Final cycle（○プロット）を見ると，

全てのケースにおいて First cycle（●プロット）よりも内

側に値が寄っており，より低い応力比で膨張挙動を示すよ

うにストレスダイレイタンシー関係が移動していること

となる。特に初期に体積圧縮挙動のみを示していた 3 ケー

ス（D3.5-CE 以外）では，同一応力比振幅において“dεv = 

0”のラインを横切るように圧縮から膨張挙動へと変化し

ている。 

以上のことから，土は同一経路を辿る繰返しせん断を受

けると，せん断および体積剛性が増加しながら徐々に変形

が減少すると同時に，ストレスダイレイタンシー関係は中

心に寄り，土は膨張傾向を示すように変化する。最終的に

は，弾塑性的な体積圧縮と膨張がバランスするループ挙動

を示す定常状態へと至る。 

 

(c) 繰返し応力比振幅および初期密度の影響 

図‐7 は，初期密度の異なる供試体を用いた繰返し応力

比振幅 R =3.0 一定せん断試験における定常状態に至るま

での間隙比変化をまとめた。図から，多少の誤差はあるも

のの初期密度に応じて，それぞれ異なる密度で定常状態に

至っていることが分かる。 

図‐8 に，繰返し応力比振幅一定せん断試験全 6 ケース

における定常状態に至るまでの体積変化量(∆e)をまとめ

る。図中の○プロットが試験開始時の間隙比，●プロット

が繰返し定常状態に至った試験終了時の間隙比を表して

いる。図から，初期間隙比が大きいほど，繰返し応力比振

幅が大きいほど．載荷時に生じる体積圧縮量は大きくなる

ことが分かる。 

 

3.2 応力比振幅を増加させた両振り（圧縮・伸張）繰

返しせん断試験 
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図‐6 主応力比 R = 2.0 および 3.5 の繰返しせん断試験(密詰め・緩詰め) 

における応力比 tS/tN －ひずみ増分比 -dε*N / dε
*
S関係 
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(a) 応力－ひずみ関係 

図‐9 に，各繰返し応力比振幅での軸差ひずみεd－応力

比 q/p 関係および応力比 q/p－間隙比 e 関係をまとめる。 

図上段の軸差ひずみεd－応力比 q/p関係から，q/p = 0.75⇔

-0.6 (R =±2)の繰返し載荷でループ挙動を示す定常状態に

至った土（△）を，さらに大きな繰返し応力比：q/p = 1.2

⇔-0.86 (R =±3.0)で繰返し載荷を行うと，増加初期圧縮時

（■）にはこれまでの最大応力比 R = 2 (q/p = 0.75) までは

定常状態に見られる高い剛性を示すものの，一度その応力

比を超えると剛性は大きく減少する。さらにその後の載荷

方向の反転時には，定常状態の影響を受けず通常の逆振り

載荷と同様の挙動を呈する。また，その後の繰返し載荷で

は再び定常状態（□）を向かえ，R =±4(q/p = 1.5⇔-1.0) 

（●）へ増加するときは再度剛性の減少が確認できる。な

お，R =±4 の繰返しせん断において伸張側で破壊強度に

達したため，試験を終了した。 

 一方で，図－9 下段の応力比 q/p－間隙比 e 関係からも

せん断変形と同様に，定常状態の解消および発達を確認す

ることができる。R =±2 の繰返し載荷で定常化して体積

変化がバランスしている土（△）に，繰返し応力比振幅を

増加させると，初期には微量の膨張挙動が見られるものの，

載荷方向が一転すると大きな体積圧縮を呈し（■），その

後数サイクルは大きな体積圧縮を示す。そして，最終的に

は，再度体積変化が収束する定常状態へ移る（□）。以上

のことから，繰返し載荷によって一度定常化状態に至った

土も，さらに大きな応力比振幅を与えると，せん断変形な

らびに体積圧縮ともに進行して，新たな定常状態へと移行

する。紙面の都合上載せていないが，本ケースとは逆の繰

返し応力比を減少させていくケースでは，応力比の減少に

伴ったせん断変形や体積圧縮は見られず，定常状態も変化

しなかった。 

 

(b) ストレスダイレイタンシー関係の遷移 

前節の応力－ひずみ関係からは，繰返し応力比増加に伴

った，定常状態の解消・発達およびそれに伴うせん断変

形・体積変化が確認された。本節では，応力比増加時にお

けるダイレイタンシー特性の変化について検討を行う。図

－10 は，定常化時および応力比振幅を増加時の初期サイ

クルにおけるストレスダイレイタンシー関係の変化を，(a) 

R = 2→3，(b) R = 3→4 にそれぞれまとめる。それぞれの応
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図‐9 各繰返し応力比振幅での軸差ひずみεd－応力比 q/p関係および応力比 q/p－間隙比 e関係 
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(a) R = 2→3                                     (b) R = 3→4 

図‐10 応力比増加時におけるダイレイタンシー特性の変化 
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力比振幅で定常状態（Final cycle）に至り，膨張傾向（ス

トレスダイレイタンシー関係が中央に寄る）を示す土のダ

イレイタンシー特性は，続くさらに大きな載荷を加えると，

中央から離れるように処女載荷時と似たようなダイレイ

タンシー特性へと移行していることが，図－10(a), (b)の両

図から分かる。このダイレイタンシー特性の回復によって，

その後の繰返し載荷時に土は再度圧縮することができる。 

以上から，繰返し載荷を受けて定常状態に至った土は，

これまでに経験していない大きな応力比の載荷を受ける

と，せん断剛性ならびにダイレイタンシー特性が初期載荷

時に戻ること，応力履歴の無いときの処女挙動に似た挙動

を呈するため，繰返し応力比が大きくなる度に異なる定常

状態まで圧縮する。 

 

3.3 主応力方向の異なる応力比振幅一定繰返しせん断

試験‐両振り（圧縮・伸張），片振り（圧縮），

三主応力（圧縮） 

次に，三主応力制御試験機を用いた片振り繰返しせん断

試験を実施し，三軸試験機を用いた繰返し載荷試験の結果

と比較することで，応力比振幅一定条件における最大主応

力方向の変化が土の変形に及ぼす影響について検証した。

図－11 に，三主応力制御による片振り繰返し（圧縮）せ

ん断試験(D3.0-TC)，比較として三軸試験機を用いた片振

り・両振り繰返しせん断試験(D3.0-C，D3.0-CE)の応力比

q/p－間隙比 e関係を示す。 

図から，D3.0-TC は初期単調載荷経路で他の試験と同様

に体積膨張を示し，除荷時の等方応力以前に体積圧縮挙動

が見られる。また，その後の再載荷時では，同じ片振り試

験の D3.0-C は膨張挙動を示すのに対して，D3.0-TC およ

び D3.0-CE は体積圧縮している。その後も同様のことがい

え，これまでの繰返しせん断試験と同様に繰返し回数を重

ねると，どの試験もある密度において定常状態を向かえ，

体積変化が収束している。 

 ここで載荷方向の変化量に着目して，π 面上における載

荷方向を表す Lode 角：θ を考えると D3.0-C はθ = 0°，

D3.0-CE はθ  = 120°，D3.0-TC はθ = 180°ずつ載荷毎に方

向が変わっている。この方向の変化は，誘導異方性の消散

に大きな影響を与え，載荷方向の変化が大きいほど，その

前に形成された異方性（構造）が消失しやすいと考えられ

る。そのため載荷方向の変化 3.0-CE ＞ D3.0-TC > D3.0-C

と大きな順に繰返し載荷毎の体積圧縮量が大きく，最終的

に定常化に至る間隙比も小さくなる。 

 前節までの結果から，土は繰返し載荷を受ける変形が収

束する定常状態に至り，それまでに生じる体積変化量は初

期密度および繰返し応力比の大きさが影響する。さらに本

節の三主応力制御試験機を用いた検討より，上記の二つの

影響に加えて，主応力方向の変化も大きな影響を与えるこ

とが分かった。 

 

4. 結論 

 

本稿では，豊浦砂を用いた排水条件下での繰返しせん断

試験より，繰返し回数の増加に伴う砂の変形定常化特性に

ついて検討を行った。以下に，実施された試験より得られ

た知見をまとめる。 

（1） 土は同一経路を辿る（一定応力比振幅）での繰

返しせん断を受けると，せん断および体積剛性が

徐々に増加する。このとき，ストレスダイレイタン

シー関係は中心に寄り，土はより膨張挙動を示しや

すくなる。これにより，やがて体積圧縮量と膨張量

がバランスする定常状態に至る。 

（2） ある応力比振幅で定常状態に至った土は，その

応力比振幅よりも大きな応力比の載荷を受けると，

せん断剛性ならびにダイレイタンシー特性（膨張→

圧縮）が回復し，応力履歴の無いときの処女挙動に

似た挙動を呈する。そのため，新たな繰返し載荷に

よって土はさらに圧縮し，異なる密度（間隙比）で

定常状態をむかえる。 

（3） 土が緩い（間隙比が大きい）ほど，与える繰返

し応力比振幅が大きいほど，主応力方向の変化が大

きいほど繰返しせん断開始から定常状態に至るまで

の間に生じる密度増加（間隙比の減少）は大きくな

る。 

（4） 主応力方向が大きく変化するとき，ある載荷方

向に発達した誘導異方性が消失し，そのため体積圧

縮が大きくなると考えられる。またその他の試験と

0.675

0.680

0.685

V
o
id

 r
at

io
 e

Stress ratio q/p
0.0 0.00.01.2 1.2 1.2-0.86

e196 = 0.684 e196 = 0.680 e196 = 0.674

(A) D3.0 - TC (B) D3.0 - C (C) D3.0 - CE 

 

図‐11 三主応力制御試験機を用いた三軸圧縮片振り繰返し載荷試験と 

三軸試験機による繰返し載荷試験との間隙比変化の比較 
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同様に，繰返し載荷回数が増えてくると変形が収束

し，定常状態に至る。このような異方性の消散・発

達は，（2）の応力比を増大させるケースと類似して

いる。本稿では，Lode 角θ の変化が 120°の 1 ケー

スのみの検討であったが，今後は Lode 角の異なる他

のケースも行い，主応力方向の変化を含む繰返し載

荷時におけるダイレイタンシー特性について検討を

行っていく。 
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連続体モデルと離散体モデルを用いた砂の流動実験の再現解析 
Simulation of granular avalanche test using CFD and DEM 
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概   要 
斜面崩壊後の土砂の移動や土石流など，地盤材料の流動的な挙動による災害は，ひとたび発生すればそ

の社会的影響は大きい。効率的に対策を講じるためには，数値解析による流動挙動の予測が重要となる。

本研究では，地盤材料を連続体としてモデル化する流体解析と，離散体としてモデル化する個別要素法を

用いて，過去の研究で行われた乾燥砂の流動実験の再現解析を実施した。連続体モデルによる解析では，

底面付近での粒子の回転が考慮されないことを考慮して，底面摩擦が解析結果に与える影響を調べた。ま

た，離散体モデルによる解析では，個別要素法の各種パラメータと非球形粒子の影響を明らかとすること

を目的として実施した。連続体モデルおよび離散体モデルそれぞれの結果に基づいて，両モデルの違いに

よる流動挙動の違いや各種パラメータが与える影響について議論する。 
 

キーワード：数値解析，連続体モデル，離散体モデル，粒状体 
 
 

1. はじめに 
 
地震や豪雨の度に全国各地で発生する斜面崩壊や土石

流などの災害は，土砂の流下範囲に存在する構造物や社会

基盤施設に甚大な被害をもたらす。平成 13 年に施行され

た土砂災害防止法は，土砂災害のおそれのある区域の危険

の周知，避難に関する情報の伝達などの体制整備や住宅等

の立地抑制，移転促進等のソフト対策を推進する法律であ

り，土砂災害の恐れのある危険個所について警戒区域と特

別警戒区域を指定することが義務付けられている。斜面崩

壊後の土砂流動や土石流などは，地形勾配や地形形状，お

よび土砂を構成する土の種類や含水量などにより流動特

性が変化し，簡易な経験則のみでは，その被害想定を正確

に行うことが難しい。そのため，シミュレーションによる

個別斜面での被害想定が有効であり，土砂の流動挙動や流

下範囲を精度よく表現できる解析ツールの構築が重要で

ある。 
筆者らは，これまでに， CFD(Computational Fluid 

Dynamics)に基づいて土砂流動や地盤の大変形を表現する

手法を提案している 1)。この手法では，土砂を Bingham 流

体と仮定して連続体モデルを用いて土砂の流動特性を再

現する。これまでに，自由表面の計算精度と完全な質量保

存を目的として THINC(Tangent of Hyperbola for Interface 

Capturing)法 2)3)を導入しており，底面摩擦の影響を考慮す

るための速度の境界条件を提案している 4)。 
本研究では， CFD による連続体モデルと，DEM（Discrete 

Element Method）による離散体モデルを用いて，Denlinger
ら 5)が行った乾燥砂の流動実験を再現する。連続体と離散

体の両モデルの結果を比較することで，両者の利点や解析

上の留意点を整理し，土砂の流動挙動を再現する上で重要

となる項目について議論する。 
 

2. 解析手法 
 
2.1 連続体モデル(CFD) 
連続体モデルを用いる CFD 解析では，流動材料を非圧

縮性流体と仮定し，以下の式を支配方程式として用いる。 
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u
t

ρρ  (3) 

式(1)は，運動量保存則，式(2)は密度関数の保存則，式(3)
は密度の質量保存則である。ここで，ϕは密度関数，u は速度，
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ρ は密度，σ は応力，g は重力を表している。非圧縮性材料

の場合，密度変化がないため，式(3)は以下のようになる。 

0=
∂
∂

i

i
x
u

 (4) 

本研究では，以下の非圧縮性非 Newton 流体の応力～ひ

ずみ関係を用いる。 

⎟
⎟

⎠

⎞

⎜
⎜

⎝

⎛

∂

∂
+

∂
∂′+−=′+−=

i

j

j
i

ijijijij x
u

x
upVp ηδηδσ 2  (5) 

ここで，δij はクロネッカーのデルタ，Vij はひずみ速度テン

ソルである。また，η' は時間的および空間的に変化する

粘性係数であり，以下の式により計算される。 

ijijVV
pc

2
tan

0
φηη +

+=′

 

(6) 

ここで，η0 は粘性係数の最小値，c は粘着力，φ は内部摩

擦角である。上式は，Mohr-Coulomb の破壊基準により得

られるせん断強度を有した Bingham 流体モデルの粘性を，

Newton 流体の粘性として表現した場合の等価粘性係数を

示している。上式中には粘着力と内部摩擦角が含まれてお

り，これらの値を変化させることで粘性材料と摩擦性材料

の両方の変形特性を表現することができる。計算の中では，

毎時間ステップ各計算点で等価粘性係数の値は更新され

るが，1 ステップの計算の中では一定の値としている。 
式(1)に式(5)を代入すると次式となる。 

iij
jij

i
j

i gV
xx

p
x
u

u
t

u
+′

∂
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∂
∂

−=
∂
∂

+
∂

∂
)(121

η
ρρ

 (7) 

通常，Newton 流体を対象とする場合は，粘性係数が変化

しないとして，式(7)をさらに変形するが，本研究では，等

価粘性係数を用いており，粘性の空間勾配を考慮する必要

があるため，式(7)をそのまま用いる。 
密度関数ϕ は各材料に対してそれぞれ定義され，計算メ

ッシュ内に存在する各材料の占有率を示し，0～1 の値で

表現される。例えば，空気と水の混相場を考えれば，空気

と水に対してそれぞれの密度関数ϕairとϕwaterが定義される。

このとき，あるメッシュにおいてϕair=1 でϕwater =0 であれ

ば，そのメッシュ内は全て空気となる。 
各メッシュ内の物性値(粘性係数η，密度ρ)は以下の式で

定義する。 
)10( ≤≤+= ϕρϕρϕρ snowsnowairair  (8) 

)10( ≤≤⋅=∑ ϕηϕη  (9) 

速度の移流項の計算には CIP(Confined Interpolation 
Profile)法 6)を適用し，それ以外の項の空間離散化について

は差分法を適用している。 
式(2)の移流方程式流を解くことで流動材料の自由表面

の移動を表現できる。式(2)については，流動材料の質量保

存とシャープな界面の表現を目的として，THINC 法 2) 3)

を適用している。THINC 法は，補間関数に双曲型正接関数

を用いることによって，自由表面をシャープに扱うことができる。

双曲型正接関数は式(10)のような式で示される。 

( ) ( )xxF βtanh±=±  (10) 

この関数は，図 1 に示すようなプロファイルであることが一般

的に知られている。 
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図 1 双曲型正弦関数のプロファイル 

 
β は補間関数の勾配の大きさを調節する値であり，数値拡

散を防ぎたい場合には，β を大きくし補間関数の勾配をさらに

急峻なものにし，自由表面をシャープにすることができる。 

 

bottom surface

Virtual boundary domain

Calculation domain

Virtual point

U

vU
UUv −=

Calculation
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(a) 壁面での滑りなし 

Virtual boundary domain

Calculation domain

Virtual pointvU

U

UUv =

Calculation
point

bottom surface

 
(b) 壁面での滑りあり 

図 2 壁面での速度の境界条件 

 
壁面摩擦の影響については，図 2 に示すように，壁面部

での速度の境界条件を操作することで表現している。壁面
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部で non-slip 条件とする場合，図 2-(a)のように，壁面内部

に仮想計算点を配置し，壁面近傍の計算点の速度に対して

逆方向の速度を与え壁面上で速度が 0 となる条件を満足

させる。これに対して，任意の壁面摩擦を表現するために，

仮想点における速度の設定に係数 を導入することで，仮

想点の速度を変化させて壁面上での摩擦を調整する。仮想

点での速度 Uv は，壁面近傍の速度を U とすると以下のよ

うになる。 
( )12 −−= αUUv   (11) 

係数α は 0～1 の値をとり，α =1 のとき non-slip 条件と

なり，α =0 のとき slip 条件となる。また，係数α は，粘着

成分を含まない摩擦性材料の場合，以下の式により決定さ

れる。 

φ
φ

α
tan

tan B=

 
(12) 

ここで，φ は流動材料の内部摩擦角，φBは壁面摩擦角であ

る。 
 

2.2 離散体モデル(DEM) 
離散体モデルを用いる DEM 解析では，粒子の集合体の

動きを計算し，粒状材料の挙動を再現する。本研究では粒

子間力を図 3 のモデルで表現する。図に示したように，法

線方向と接線方向にそれぞれバネとダッシュポットを設

定している。さらに，接線方向にはスライダーを設定して

いる。 
 

Dashpot

Spring

Spring

Dashpot

Slider

Normal direction Tangential direction  

図 3 DEM で用いる粒子間力モデル 

 
解析パラメータは，法線方向のバネ定数 kn と粘性係数

Cn，法線方向のバネ定数 ks と粘性係数 Cs，および粒子間

摩擦係数µである。本研究においては，法線方向と接線方

向のバネ定数および粘性係数は一致すると仮定する。バネ

定数と粘性係数の関係は，減衰定数 h を導入して以下の式

で表現される 7)。 
mkhC ⋅= 2  (13) 

ここで，m は DEM の粒子の質量である。上式より，バネ

定数と減衰定数が決まれば粘性係数が決定できる。 
 

3. 砂の流動実験の再現解析 
Denlingerら 5)は，図 4に示した乾燥砂の流動実験を行い，

時間経過に伴う到達距離と砂の層厚分布について調べて

いる。図 5 は各時刻における実験から得られた層厚分布で

あり，図中のコンター線は層厚を表し，その間隔は 1mm
である。実験では，模型斜面上部に壁を設置して一定量の

乾燥砂(290cm3)を投入し，壁を取り除くことで砂の流動を

発生させている。初期状態における砂の密度は 16kN/m3，

斜面角度は 31.4 度，砂の内部摩擦角は 40 度，斜面底面は

合成樹脂で作られており，砂と底面部の摩擦角は 29 度と

報告されている。ただし，底面の摩擦角は静的な実験で得

られたものであり，動的な値については言及されていない。 
本研究では，Denlinger ら 5)が行った実験を，CFD(連続

体)と DEM(離散体)の 3 次元解析によって再現する。図 6
と図 7 は，CFD と DEM で用いたそれぞれの解析モデルを

示している。CFD の解析モデルは，重力加速度の方向を変

化させて斜面勾配を表現した。DEM の計算では，直径 2mm
の球形粒子を 35410 個用いて実験と同様の初期位置に同

様の密度となるように設置し，砂を表現した。表 1 に CFD
の解析で用いたパラメータ，表 2 に DEM の解析で用いた

パラメータを示す。CFD の解析では底面摩擦角を，DEM
の解析では粒子間力のパラメータを変化させた。全てのケ

ースで土粒子密度を 2.65×103kg/m3，実験前の砂の初期密

度を 1.61×103kg/m3，内部摩擦角を 40 度とした。 
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図 4 小規模な滑り台で行った砂の流動実験 
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図 5 実験で得られた土砂の層厚分布 
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図 6 CFD 解析で用いた解析モデル 
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図 7 DEM 解析で用いた解析モデル 

 
表 1  CFD の解析パラメータ 

Case Surface friction angle (degree) 
CFD case1 29 
CFD case2 20 
CFD case3 15 

 
表 2 DEM の解析パラメータ 

Case 

Surface 
friction 
angle 

(degree) 

Spring 
constant 
(N/m) 

viscosity 
coefficient 

(N∙s) 

Dumping 
coefficient 

DEM case1 29 1.0×10３ 6.66×100 1.0 
DEM case2 29 1.0×104 2.11×101 1.0 
DEM case3 29 1.0×105 6.66×101 1.0 
DEM case5 29 1.0×106 2.11×102 1.0 
DEM case6 29 1.0×106 4.20×103 2.0 
DEM case7 29 1.0×106 6.30×103 3.0 

 
3.1 CFD 解析の結果 
図 8 に解析から得られた層厚分布を示す。実験結果と同

様に，図中のコンター線は層厚を表し，その間隔は 1mm
である。Case1(底面摩擦角 29 度)では，実験で流動した距

離の半分程度しか流れておらず，与えた底面摩擦角の値が

大きすぎることがわかる。これは，実験で報告されている

底面摩擦角が静的な実験により求められたものであるた

めと考えられる。 
簡易的に砂を剛体として仮定した場合，実験結果の砂の

先端部の到達距離と時間の関係から動的な底面摩擦角は

15 度程度と推測される。そのため，底面摩擦角を 20，
15(Case2，Case3)の 2 ケースについて解析を行った。これ

らのケースの計算結果より，底面摩擦角を小さくすること

で，解析結果が実験結果に近づいていることがわかる。特

に Case3（底面摩擦角が 15 度）から得られた結果は概ね実

験結果と一致している。現実の現象においては，底面付近

で流れている砂は，粒子の回転や粒子同士の反発が影響し

て，全体としての動摩擦係数は非常に小さくなると考えら

れる。連続体モデルでは，これらの効果は無視しているた

め，実際の粒状体の流れを表現するためには，流動中の粒

子の回転や反発の効果を含んだ底面摩擦角を設定する必

要があることがわかる。 
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(a) Case1                      (b) Case2 
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(c) Case3 

図 8 CFD で得られた層厚分布 

 
3.2 DEM 解析 
 
3.2.1 バネ定数の効果 
DEM による解析では，バネ定数と減衰定数を決定し，

式(13)からダッシュポットの粘性係数を決定する。バネ定

数は材料の疎密波速度やせん断波速度から求めるのが一

般的 8)であるが，多くの場合，バネ定数が非常に大きな値

となり，時間増分を小さく設定することになるため，長い

計算時間が必要となる。特に，本研究のように，粒子サイ

ズが小さい多数の粒子を扱う場合，この傾向は顕著になり，

計算時間が長くなりやすい。これに対して，減衰定数が一

定であれば，バネ定数がある程度大きな値であれば解析結

果に影響を与える影響は少ないと考えられる。そこで，本

研究では，まず，減衰定数を一定の条件下で，バネ定数が

解析結果に与える影響を調べた。表 2 の Case1～Case4 は，

減衰定数を一定値の 1.0 として，バネ定数を変化させた解
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析ケースである。なお，先述のとおり，接線方向のバネ定

数と法線方向のバネ定数の値は同じ値としている。図 9 は

計算から得られた層厚分布である。実験結果と同様に，図

中のコンター線は層厚を表し，その間隔は 1mm である。

バネ定数が一番小さい Case1(k=1.0×103 N/m)では，実験に

比べてゆっくりと流動し，流動挙動も他の結果と比べて大

きく異なっている。しかし，バネ定数を大きくすることで

徐々に実験に近い停止位置で流動が収まる結果となるこ

とがわかる。また，Case3(k=1.0×105 N/m)と Case4(k=1.0
×106 N/m)では，ほぼ同様の結果となっており，バネ定数

の値が大きくなるにつれて，解析結果が収束していること

が確認できる。よって，1.0×106 N/m は本解析のバネ定数

として十分に大きな値であると推測されるため，以下の解

析では，バネ定数を 1.0×106 N/m に固定して解析を実施し

ている。 
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(a) Case1                       (b) Case2 

60 80 100 120

20

10

0

60 80 100 120

20

10

0

60 80 100 120

20

10

0

60 80 100 120

20

10

0

time 0.32sec

time 0.53sec

time 0.93sec

time 1.50sec

60 80 100 120

20

10

0

60 80 100 120

20

10

0

60 80 100 120

20

10

0

60 80 100 120

20

10

0

time 0.32sec

time 0.53sec

time 0.93sec

time 1.50sec

 

60 80 100 120

20

10

0

60 80 100 120

20

10

0

60 80 100 120

20

10

0

60 80 100 120

20

10

0

time 0.32sec

time 0.53sec

time 0.93sec

time 1.50sec

60 80 100 120

20

10

0

60 80 100 120

20

10

0

60 80 100 120

20

10

0

60 80 100 120

20

10

0

time 0.32sec

time 0.53sec

time 0.93sec

time 1.50sec

 
(c) Case3                       (d) Case4 

図 9 DEM で得られた層厚分布(バネ定数の効果) 

 
3.2.2 減衰係数の効果 
先述の Case4 の結果では，砂の最終的な到達距離は実験

結果と一致しているものの，0.53 秒後の流動中の層厚分布

を比較すると，実験結果では斜面上部に砂の大部分が残っ

ているのに対して，解析結果では斜面下部に大部分が移動

している。そのため，流動中の流動速度は実験値よりも早

くなっていると考えられる。しかしながら，Case4 では，

減衰定数を 1.0 としており，流動速度を下げるためには，

1.0 以上の減衰定数を設定する必要がある。そこで，値と

しては非現実的ではあるが，Case5，6 において，減衰定数

を 2.0 と 3.0 として解析を行った。図 10 にこれらの計算結

果を示す。減衰係数を大きくすることで，流動途中の層厚

分布が実験の層厚分布に近いていくが，それとともに最終

的な到達位置が短くなっており，これ以上減衰定数を大き

くしても，解析結果と実験結果が一致しない。以上により，

球形粒子を用いた解析では，ある程度実験の層厚分布を表

現できるが，流動中の挙動と流動後の到達距離を同一のパ

ラメータで再現することは難しいということが確認され

た。 
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(a) Case5                      (b) Case6 
図 10  DEM で得られた層厚分布(減衰係数の効果) 

 
3.2.3 非球形粒子モデル 
球形モデルでは，解析パラメータを変化させても，実験

から得られた流動する砂の層厚分布を完全に表現するこ

とは難しいという結果になった。そのため，非球形粒子モ

デルを用いて解析を行った。図 11 は解析で用いた非球形

の粒子モデルである。非球形の粒子は，直径の最大値が

2mm となるように球形粒子を 4 つ重ね合わせている。 
 

  
図 11 非球形の粒子モデル 

 
表 3 に非球形粒子モデルを用いた解析の各ケースのパ

ラメータを示す。バネ定数は k=1.0×106で固定し，減衰係

数を 1.0，0.8，0.6，0.4，0.1，0.07 の 6 ケースとした（Case7
～12）。図 12 は解析結果から得られた層厚分布である。粒

子を球形から非球形に変化させることで，球形モデルの場

合と比べて砂の流動速度が著しく遅くなっており，粒子モ

デルを非球形とすることで，解析結果が減衰定数に大きく

依存することがわかる。最終的に実験に近い結果を示した

第22回中部地盤工学シンポジウム
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減衰係数は 0.07 であり，流動中と流動後の層厚分布が非

常に実験とよく一致しており，実験の砂の流動を精度よく

再現できていることがわかる。 
 

表 3 非球形粒子を用いた DEM 解析のパラメータ 

Case 
viscosity coefficient 

(N∙s) 
Dumping coefficient 

DEM case7 2.10×102 1.0 
DEM case8 1.68×102 0.8 
DEM case9 1.26×102 0.6 

DEM case10 8.39×101 0.4 
DEM case11 2.10×101 0.1 
DEM case12 1.47×101 0.07 
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(a) Case7                      (b) Case8 
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(c) Case9                      (d) Case10 
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(e) Case11                     (f) Case12 

図 8  DEM で得られた層厚分布(非球形) 

 
 

以上の結果から，離散体モデルを用いて粒状体の流動を

再現する場合，球形粒子モデルでは限界があるのに対して，

非球形粒子モデルは現実的なパラメータの値の範囲内で

現実を制度よく再現することができることが確認された。 
 

4. まとめ 
本研究では，連続体モデルと離散体モデルを用いて，砂

の流動実験を再現した。連続体モデルでは，実験で報告さ

れている底面摩擦角よりも小さな値を用いることで，実際

に模型斜面で流動した砂の挙動を概ねうまく再現するこ

とができた。これは，流動中の底面部での砂粒子の回転や

反発の効果を連続体で直接表現することが困難であるた

め，底面摩擦角にそれらの効果を含めて設定する必要があ

るためである。離散体モデルでは，始めに球形粒子を用い

た解析を実施したが，砂の流動と流動後の到達距離を同一

のパラメータで再現することは難しいという結果になっ

た。また，減衰定数の値も過減衰領域である 1.0 以上の値

を使う必要があり，実際の現象との整合性がとれていない。

そのため，非球形粒子モデルを導入して解析を行った。減

衰定数を変化させたところ，減衰定数を 0.07 に設定した

ケースの解析結果で，流動中と流動後の層厚分布が実験と

制度よく一致し，実際の砂の流動を再現できていることが

確認された。 
本研究の結果より，流動中の粒子の回転や反発を考慮で

きない連続体モデルでは，底面摩擦角が流動挙動をコント

ロールする重要な解析パラメータとなることが確認され

た。これに対して，離散体モデルでは，粒子の回転や反発

を直接表現できるが，球形モデルと非球形モデルでは，流

動挙動が大きく異なり，現実の現象を精度よく再現するた

めには，非球形粒子モデルを用いることが重要となること

が確認された。 
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非排水繰返し載荷時における豊浦砂の力学挙動の数値シミュレーション 
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概   要 

地盤の液状化挙動を評価するために数値解析が用いられている。境界値問題の数値解析の精度を向上する

ためには室内要素試験結果の信頼性が求められている。本研究では、動的三軸試験機を用いて非排水繰返

し試験を行うことにより、砂の非排水せん断時の力学挙動を検証した。また，過圧密・構造・異方性の概

念を導入した弾塑性構成式を用いて、非排水繰返しせん断時試験と同条件の２次元及び３次元有限要素解

析を行い、供試体の不均一性が砂の力学挙動に及ぼす影響を検証した。 要素試験の結果より、初期間隙比・

繰返し応力比・初期拘束圧の違いが供試体の平均的挙動に与える影響はあるが、載荷周波数による影響は

ないことが分かった。一方、数値解析の結果より、摩擦や初期不整などの要因が供試体に力学挙動の不均

一性をもたらすが、供試体の平均的力学挙動にさほど影響をおよぼさないことも分かった。 

 

 

キーワード：砂の非排水繰返し試験，構成式，過圧密，構造，有限要素解析 

 

 

1. はじめに 

 

近年では，地震時の地盤の挙動や液状化を評価するにあ

たって，数値解析によって正確に地盤の挙動を予測しよう

という考えが研究の主流となっており，地盤材料の変形挙

動をより正確に表現できる構成式の提案が最も重要であ

ると言える．本研究では，動的三軸試験機を用いて砂の繰

返しせん断時の力学挙動を検証し，液状化時の砂の力学挙

動の実験的解明を試みる．また，過圧密(Hashiguchi & Ueno, 

1977)・構造(Asaoka et al, 1998)・異方性(Sekiguchi, 1977)の

概念を導入した砂の弾塑性構成式(Zhang et al，2007)に基づ

いた 2次元及び 3次元の有限要素解析を行い，供試体の内

部に生じる応力状態や変形挙動を検証し，要素試験の結果

と比較することにより本構成式に基づく有限要素解析の

有用性を検証する．また，実際の土の供試体は物理的な制

約条件により，内部の力学挙動が均一であることは不可能

であるため，供試体の不均一性が変形及び破壊挙動特性に

どのような影響を及ぼすかを有限要素解析によって検討

する． 

 

 

 

2.  室内動的三軸試験  

 

2.1 試験概要 

本試験では，繰返し荷重とその載荷周波数を制御できる動

的三軸試験機を用いて非排水繰返しせん断試験を行った．

試験に用いた土の試料は豊浦砂（emax = 0.975, emin = 0.613, ρ 

= 2.65g/cm3）である．供試体は高さ 10cm，直径 5cmの円

柱のものを用いる．計測項目は垂直荷重，垂直変位，横圧

（側圧），間隙水圧と体積変化の 5 つである．周辺機器及

び三軸室の概要は図 1に示す．なお中密な砂は締め固め法

で，緩い砂は水中落下法で供試体を作製した． 

    

図 1 三軸室及び周辺機器 

- 15 -

第22回中部地盤工学シンポジウム



2.2 試験結果 

本研究では，初期間隙比，繰り返し応力比，載荷周波数，

初期拘束圧の影響について着目し，繰返しせん断時の力学

挙動を検討した． 

 

(1) 初期間隙比の影響 

まず，初期間隙比の違いについて比較する．試験結果を

図 2に示す．なおグラフは左から有効応力経路，応力－ひ

ずみ関係，軸ひずみの時刻暦である．共通する初期条件は

図(a)中に示す．有効応力経路より，初期間隙比の値が大き

い方が，サイクリックモビリティに至るまでの繰り返し回

数が少なく非常に液状化しやすいことが分かる．応力‐ひ

ずみ関係及び軸ひずみの時刻歴を見ると，ゆるい供試体の

場合は，載荷初期には伸張側に発達していた軸ひずみが，

繰り返し載荷が進むにつれて圧縮側にも発達し，供試体が

圧縮と膨張を繰り返しながら，次第に剛性を失い，変形の

度合いが大きくなっている．密な供試体では圧縮側へのひ

ずみの進行は比較的小さい． 
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図 1 初期間隙比の違いによる影響 

 

(2) 繰返し応力比の影響 

繰り返し応力比の違いによる影響を比較する．試験結果

を図 3に示す．有効応力経路を見ると，繰り返し応力比が

小さい方がサイクリックモビリティに至るまでの繰り返

し回数が多いことが分かる．このことから，繰り返し応力

比が 0.15と非常に小さい場合は，他のケースと比べてもは

るかに液状化しにくいことが分かる．それぞれのケースで

有効応力経路は異なった挙動を示しているが，応力‐ひず

み関係及び軸ひずみの時刻歴を見ると，液状化後の繰り返

し載荷回数の違いから若干の違いはあるが，繰り返し応力

比が変わっても，ほぼ同じような挙動を示していることが

わかる．このことから，供試体の間隙比が同じであるのな

ら，繰り返し応力比が異なっていても変形挙動の違いはさ

ほど大きくないということが言える．また，繰返し応力比

が小さい程，軸ひずみが生じるのに時間がかかっているこ

とが分かる． 
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       図 2 繰返し応力比の違いによる影響 

 

(3) 載荷周波数の影響 

載荷周波数が与える影響について比較する．試験結果を

図 4に示す．図 4に関しては，二酸化炭素で供試体内の空

気を置換する方法で作製した非常にゆるい供試体を用い

て行った実験結果を提示する．有効応力経路を見ると，液

状化するまでの繰り返し回数に大きな違いはないが，応力

‐ひずみ関係，軸ひずみの時刻歴を見ると，0.01Hzという

遅い載荷周波数ではサイクリックモビリティに入ると，少

ない載荷回数で急激に伸張側に変形が進行し軸ひずみが

10％を大きく超えて実験を続けることが不可能になった．

一方，比較的速い周波数で載荷すると，ひずみの蓄積が急

激に大きくなることなく、徐々に進展していく．しかし，

全体的挙動を見るかぎり，載荷周波数による影響が少ない

と考えられる． 
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図 3 載荷周波数の違いによる影響 
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(4) 初期拘束圧の影響 

次に，初期拘束圧が与える影響について比較する．試験

結果を図 5に示す．有効応力経路を見ると，拘束圧が大き

くなるにつれて，液状化に至るまでの繰り返し回数が多く

なることが分かる．の応力‐ひずみ関係を見ると，ひずみ

の発生量の程度に大きな違いが表れ，特に(d)の拘束圧

294kPa に関しては圧縮側のひずみがほとんど進行してい

ないことが分かる．また，両ひずみ振幅が 5%に達するま

での繰り返し回数は，196kPaでは 14回，294kPaでは 108

回とその違いが顕著に表れた．拘束圧が高くなることで，

圧縮側のひずみの発達が抑制され，結果としてひずみ振幅

の増加が抑えられたものと考えられる． 
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図 4 初期拘束圧の違いによる影響 

 

以上の比較検証により，本研究で行った非排水繰り返しせ

ん断試験の結果の再現性及びほかの既存研究データとの

一貫性があることがわかった．また，構成式を検証するた

めの重要な基礎データを得ることも出来た． 

 

3. 数値シミュレーション 

 

3.1 数値解析の概要 

過圧密・構造・異方性の概念を導入した砂の弾塑性構成式

(Zhang et al，2007)及び有限変形アルゴリズムに基づいた土

‐水連性境界値問題の支配方程式によって作られた解析

プログラム「DBLEAVES」(Ye, 2007)を用いて 2次元及び 3

次元有限要素解析を行うことによって，境界値問題として

の供試体の変形挙動を検証する．図 5に解析メッシュ及び

境界条件を，表 1及び表 2に決定した豊浦砂の材料パラメ

ータ(Jin,2010)および要素シミュレーションにより決定さ

れた供試体の初期状態特性値(黒川,2010)を示す． 
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図 5 解析メッシュ及び解析条件(Jin, 2010) 

 

表 1 豊浦砂の材料パラメータ 

   

弾塑性及び発展則パラメータ 記号 値

破壊時の主応力比 σ 1 /σ 3 3.29

ポアソン比 ν 0.3

間隙比　N （（（（ p'=98kPa on N.C.L) N 0.87

圧縮指数 λ 0.05

膨潤指数 κ 0.0064

過圧密劣化指数 mmmm 0.01

構造劣化指数 a 0.5

異方性発展指数 br 1.5  

 

表 2 初期状態特性値 

     

 初期状態及び状態特性値 値

初期間隙比　e 0 0.705

初期拘束圧　p' (kPa) 196

初期構造　R
* 0.40

初期過圧密比　OCR 50.0

初期異方性　ζ 0.00  

 

3.2 数値解析結果 

 

       

図 6 出力する要素の位置 

 

本項で行う数値解析は初期拘束圧 196kPa，繰り返し応力比

0.20，載荷周波数 0.1Hz（動的解析）のもとで行った．解
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析メッシュ中の応力の出力位置は図 7 に示す通りである．

ただし初期の内部応力は均質であるため，供試体端面の摩

擦を与える場合以外の結果については，メッシュ中央部の

要素のみを出力するものとする. 

 

(1) 解析手法の違い 

解析手法の違いが解析結果に与える影響を検討する．非

排水条件下での繰返しせん断試験をそれぞれ，要素シミュ

レーション，静的有限要素解析，動的有限要素解析で再現

する．静的有限要素解析では慣性力と，それに付随する減

衰効果を無視できるという特徴がある．解析には Mesh2

の 2次元解析メッシュを使用する．図 8に解析結果を示す．

結果を見ると，全ての解析手法においてサイクリックモビ

リティの挙動を確認することが出来た．動的解析と静的解

析の結果を比較すると，発生するせん断ひずみ，サイクリ

ックモビリティに至るまでの繰り返し回数など，両解析手

法の結果は概ね一致していると言える．また，，，これらの

解析結果と要素シミュレーションの結果を比較すると，サ

イクリックモビリティに至るまでの繰り返し回数に若干

の違いがあるものの，繰り返し載荷に伴う有効応力の減少

や，せん断ひずみの発生量にも大きな差がないことが分か

る． 
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(a) 要素シミュレーション  (b) 静的解析    (c) 動的解析 

図8 解析手法の違いによる影響 

 

(2) 計算時間増分の違い 

 計算時間増分の違いが解析結果に与える影響について

検討する．解析メッシュは Mesh1を使用し，前述の所定の

初期条件下で，20 回の繰り返し載荷の動的解析を行った．

解析結果については図 9に示す．解析結果のグラフのうち，

有効応力経路及び応力‐ひずみ関係のグラフから，計算時

間増分の違いは解析結果にある程度の違いを与えること

が分かる．どのケースにおいてもサイクリックモビリティ

の挙動に至っているが，計算時間増分が 0.01sec/step 及び

0.005sec/step の場合には解析結果が若干荒くなっている．

特に，0.01sec/stepのケースでは有効応力経路と応力‐ひず

み関係のグラフに顕著な乱れが生じている．このことから

動的解析を行う場合には，載荷周波数に応じて，適切な計

算時間増分を選択することが重要であると考えられる． 
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(a) ∆t=0.01step/sec   (b) ∆t=0.005step/sec   (c) ∆t=0.002step/sec 

                図 9 時間増分の違いによる影響 

 

(3) 繰返し応力比の影響 

繰返し応力比の違いによる影響を検証する．解析メッシ

ュは Mesh1 を使用するここでは４つの異なる繰返し応力

比 0.15，0.20，0.25 でそれぞれ解析を行い，その結果を図

10に示す．結果から，繰返し応力比が高ければ，より少な

い繰り返し回数でサイクリックモビリティに至り，また，，

より大きなせん断ひずみが生じており，砂の特性をよく表

現できていることが分かる．しかしながら，圧縮側と伸長

側にはほぼ同程度のひずみが発生しており，実験において

伸長側の方がひずみの発生量が多いという結果と異なる

ことから，この点に関しては今後構成式の改良が必要であ

るといえる． 

 

-180

-90

0

90

180

0 50 100 150 200

D
e
v
ia
to
r 
st
r
es
s 
q
(k
P
a
)

Mean effective stress p'(kPa)

D
e
v
ia
to
r 
st
r
es
s 
q
(k
P
a
)

-180

-90

0

90

180

0 50 100 150 200
Mean effective stress p'(kPa)

D
ev
ia
to
r
 s
tr
e
ss
 q
(k
P
a
)

-180

-90

0

90

180

0 50 100 150 200
Mean effective stress p'(kPa)

D
ev
ia
to
r
 s
tr
e
ss
 q
(k
P
a
)

-180

-90

0

90

180

-10 -5 0 5 10
Shear strain(%)

D
ev
ia
to
r
 s
tr
e
ss
 q
(k
P
a
)

E
x
c
e
ss
 p
o
r
e
 w
a
te
r 
p
re
ss
u
r
e 
r
a
ti
o

E
x
c
e
ss
 p
o
r
e
 w
a
te
r 
p
re
ss
u
r
e 
r
a
ti
o

-180

-90

0

90

180

-10 -5 0 5 10
Shear strain(%)

D
ev
ia
to
r
 s
tr
e
ss
 q
(k
P
a
)

-180

-90

0

90

180

-10 -5 0 5 10

D
ev
ia
to
r
 s
tr
e
ss
 q
(k
P
a
)

Shear strain(%)

E
x
c
e
ss
 p
o
r
e
 w
a
te
r 
p
re
ss
u
r
e 
r
a
ti
o

0

0.2

0.4

0.6

0.8

1

1.2

0 50 100 150 200
Time(sec)

E
x
c
es
s 
p
o
r
e 
w
a
te
r
 p
re
ss
u
r
e
 r
a
ti
o

0

0.2

0.4

0.6

0.8

1

1.2

0 50 100 150 200
Time(sec)

E
x
c
e
ss
 p
o
r
e
 w
a
te
r 
p
re
ss
u
r
e 
r
a
ti
o

0

0.2

0.4

0.6

0.8

1

1.2

0 50 100 150 200

E
x
c
e
ss
 p
o
r
e
 w
a
te
r 
p
re
ss
u
r
e 
r
a
ti
o

Time(sec)  

(a) q/σmo=0.15       (b) q/σmo=0.20      (c) q/σmo=0.25 

     図 10 繰返し応力比の違いによる影響 
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(4) 拘束条件の影響 

Mesh1 を用いて供試体上下端面に摩擦を考慮した拘束

条件を与え（供試体上部は x軸方向固定，底部は x,y軸方

向固定），解析結果にどのような変化が生じるか検証を行

なった．その解析結果を図 11 に示す．拘束条件を与えた

ところ供試体の上下と中央部での挙動は大きな差異を示

した．中央部の要素の挙動は摩擦のない場合の挙動と比較

的に似ている．また，，図 12は上部，中央部および底部要

素の平均結果を出力たものである．有効応力経路及び応力

‐ひずみ関係は供試体上部要素と下部要素で比較的に似

た挙動を示しており，また，，せん断ひずみは伸張側に進

展していることから，上部及び下部要素は膨張傾向にある

ことが分かる．また，，，中央部は摩擦なしの場合（図 8及

び図 9）と似た有効応力経路を示し，せん断ひずみは圧縮

側に発生していることから圧縮傾向にあることが分かる．

供試体に拘束条件を与えた場合，供試体の局所的な挙動が

大きく異なることはあるが，供試体全体的な平均挙動は摩

擦なし（理想状態）の状態と似た挙動を示すことが分かる． 
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(a) Element No.38   (b) Element No.614   (c) Element No.1254  

図 11 上下端面の摩擦を考慮した解析結果（要素） 
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(a) Top layer       (b) Middle layer      (c) Bottom layer 

  図 12 上下端面の摩擦を考慮した解析結果（平均） 

 

(5) 自重の影響 

Mesh1を用いて解析を行う際、供試体の自重の影響を考

慮した場合、解析結果にどのような影響を与えるかを検証

した．供試体の高さは 10cm と小さいので供試体自身の自

重は拘束圧拘束圧に比べればはるかに小さいので自重の

影響については，通常無視されることが多い．しかし，非

排水繰返しせん断を行う際，供試体を液状化させた直後に，

しばしば下方に砂が堆積し，上方に水がたまる現象が確認

されており，供試体自重の影響がどの程度あるのかを比

較・検証した．その解析結果を図 13に示す．3次元での有

限要素解析では，体積ひずみの時刻歴には若干の違いが見

られるが，有効応力経路及び応力－ひずみ関係にはそれほ

ど大きな違いは見られなかった．また，，，体積ひずみの時

刻歴は非常に小さな値を示しており，このことからも供試

体の自重が与える影響は大きくないと考えられる．ただし、

体積ひずみの発展傾向から見ると、自重を考慮した場合に

は供試体上部では膨張傾向，中央部及び底部では圧縮傾向

にあることが分かる．このことは図 14 に示した載荷終了

後の体積ひずみの分布図よりも見て取れる．実験で観察さ

れた供試体下方に砂が堆積し，上方に水がたまる現象に一

致している．一方，供試体の自重を考慮していないケース

では体積ひずみの分布は一様である. 
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(a) Element No.38    (b) Element No.614   (c) Element No.1254 

図 13 供試体の自重による影響 

 

 

      (a)自重なし      (b)自重あり 

   図 14 載荷終了後の体積ひずみの分布図 
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(6) 初期不整形の影響 

最後に，Mesh2を用いて供試体の初期不整形の影響につ

いて検証する．上下端面の拘束に加えて，供試体の表面の

水平座標を 1mm ずつ内側にずらし，表面に初期不整形を

与えて，比較・検証を行った．その解析結果を図 15 に示

す．有効応力経路及び応力－ひずみ関係のグラフより，初

期不整形を与えても，供試体の挙動には大きな違いが見ら

れなかった．また，図 16 の載荷終了時の軸ひずみの発生

量及び分布にも大きな違いは見られなかった．よって供試

体全体としては初期不整形よる影響はさほど大きくない

ことが分かる． 
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   (a)不整形なし    (b)両面連続不整型 

 

図 15 初期不整形の影響（端面摩擦あり） 

 

 

     (a)不整形なし     (b)両面連続不整型 

図 16 載荷終了後の軸ひずみの分布 

 

4.  まとめ  

 

動的三軸試験機を用いて，砂の非排水繰返し特性を様々

な初期条件で比較検証を行った。その結果、初期間隙比や

繰返し応力比、初期拘束圧の違いにより液状化に至るまで

の繰返し回数やひずみの進行速度に違いが表れたが、載荷

周波数の違いによる影響は見られなかった。また，，土・

水連成解析プログラム「DBLEABES」を用いて砂の非排水

繰返しせん断時の力学挙動を境界値問題としてシミュレ

ーションした．解析において，載荷周波数や摩擦、初期不

整形などの要因は供試体の局所的な挙動に影響を及ぼす

が，供試体全体の平均的な挙動にとさほど影響がないこと

が分かった。したがって、要素試験の不均一性があったと

しても、その試験結果が構成式のパラメータの決定に使用

されても差し支えないと言える。しかし，摩擦がない計算

では圧縮側と伸長側にはほぼ同程度のひずみが発生して

いるのに対して，実験では伸長側のひずみが大きく発生し

ていることから，今後構成式の改良が必要であると考えら

れる． 
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高塑性粘土の力学挙動に及ぼす種々の要因についての実験的検討 
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概   要 
本研究では，高塑性粘土の力学挙動を形成している個々の要因を実験的に明らかにすることを目的とし，

三軸試験，中空ねじりせん断試験および単純せん断試験を実施することにより，載荷方向，載荷モードな

らびに圧密応力履歴の影響について検討した。東大阪 Ma13 沖積粘土の不攪乱供試体とその練返し供試体
の単調載荷の圧縮および伸張三軸試験の結果より，練り返して攪乱することによって圧縮載荷時のひずみ

軟化挙動は見られなくなるが，圧縮と伸張の強度差は維持していることから，不攪乱粘土の初期構造に起

因する異方性は小さいことが示された。また，三軸圧縮試験で観察される不攪乱粘土のひずみ軟化挙動は，

中空ねじりせん断や単純せん断条件では観察できないことがわかった。さらに，高塑性粘土の繰返し載荷

時の力学挙動を把握するために，再構成粘土を用いて種々の圧密時の応力履歴を与えた単純せん断試験を

実施し，過圧密や初期異方性の影響度合いについて検討を行った。 
キーワード：高塑性粘土，構造，過圧密，異方性，載荷モード 

 
 

1. はじめに 
 
自然堆積粘土の力学挙動は，構造，過圧密，異方性など

の種々の要因が複雑に影響を及ぼしあっており，それぞれ

の影響度合いを評価することは容易ではない。その難しさ

は，構成モデルにおけるパラメータ設定の困難さに直結す

る問題でもあり，近年高性能な構成モデルが開発され，複

雑な力学挙動を説明できるようになってきた一方で，種々

の影響因子の評価については，パラメータフィッティング

に委ねられることが多い。本研究では，自然堆積粘土の静

的ならびに動的な力学挙動に影響を及ぼす要因を実験的

に明らかにすることを目的としている。特に，粘性土の繰

返しせん断時の力学挙動については，特にひずみレベルが

大きな領域では，実験的にも検証されていない事項が多い。

従来，動的解析の主流であった粘性土地盤の全応力地震応

答解析では，等価剛性と履歴減衰率の非線形性を考慮して

いるものの，それほど大きなひずみレベルは想定していな

い。しかし，長周期かつ継続時間が長い海溝型地震を検討

対象とする場合には，より大きなひずみレベルを想定した

繰返しせん断挙動を説明できる構成モデルが必要となる。

特に，鋭敏な自然堆積粘土であれば，繰返しせん断時の構

造劣化に伴う強度低下も危惧されており，動的挙動の解明

が急務となっている。 
本研究では，高い鋭敏性を有する東大阪沖積粘土 Ma13

を不攪乱試料として用い，その力学挙動を詳細に検討する。

はじめに，不攪乱試料と攪乱試料との比較を通して，自然

堆積粘土固有の性質について検討する。次に，より系統的

な実験を実施するために，高塑性粘土である再構成有楽町

粘土供試体を用いて，三軸試験，中空ねじりせん断試験，

単純せん断試験を実施し，粘性土の力学特性に影響を及ぼ

す諸要因について検討を行う。 
 

2. 実験試料 
 
本実験に用いた試料は，東大阪地区で採取した不攪乱の

自然堆積粘土（以下，不攪乱赤井粘土）と再構成の有楽町

層粘土（以下，再構成有楽町粘土）である。 
不攪乱赤井粘土は大阪府大東市赤井で採取したMa13沖

積粘土であり，大阪平野における内湾部の汽水環境で堆積

しており鋭敏性が高い 1)2)。今回の試験では，シンウォー

ルサンプラーで採取した不攪乱試料を用いた。液性限界は

70～80%，塑性限界は約 35%，塑性指数は 40～50である。
自然含水比が液性限界を上回る，高塑性かつ鋭敏性の高い

粘土である。 
再構成有楽町粘土は，東京湾で浚渫したいわゆる有楽町

層粘土である。420μm のフルイで裏濾しして貝殻などの
固形物を取り除き，液性限界の 2倍程度まで蒸留水を加え
てスラリー状にして，ミキサーで十分に攪乱した。アクリ

ル円筒にて 24 時間真空ポンプを用いて脱気した後に，圧
密荷重を 5日ほどかけて徐々に増加させてゆき，最終的に
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100kPaの圧密荷重で 2週間，1次元的な予備圧密を行った。
なお，再構成有楽町粘土の物理特性は，液性限界が 86%，
塑性限界が 31%，塑性指数が 55である。 

 
3. 試験装置の概要と試験手順 

 
3.1 三軸試験機 
単調載荷による圧縮・伸張試験に関しては，DCサーボ

モータによる軸ひずみ速度制御とした。一方，繰返し載荷

試験に関しては，空圧サーボ式アクチュエータによる載荷

周波数を制御した正弦波荷重を載荷する方式とした。荷重

計測は，内部ロードセルを用いている。供試体は直径 5cm，
高さ 10cmの円柱形である。 

 
3.2 単純せん断試験機 
載荷機構はパルスモーターであり，単調および繰返し載

荷ともに，軸ひずみ制御としている。荷重の計測は，鉛直

荷重，水平荷重ともに内部ロードセルで，水平変位は上部

ペデスタルの移動量をギャップセンサーで計測している。

供試体寸法は直径 6cm，高さ 3cmであり，シンウォールサ
ンプラーで採取した自然堆積粘土の試験を無理なく実施

できる。上下ペデスタルには刃付きのポーラスストーンを

設置しており，十分に摩擦を確保した上で，上部ペデスタ

ルを水平移動させることにより単純せん断試験を行う。な

お，せん断中に単純せん断モードを確保するために，多層

スリップリングで供試体側面を拘束してせん断を行う。す

なわち，写真 1に示すように，メンブレンを被せた供試体
の外側に供試体径と同じ内径の穴を持つ厚さ 1mm のドー
ナツ形状の多層スリップリングを積層させて設置し，供試

体側面形状を拘束しながらせん断している。せん断時には

非排水条件による定体積せん断を実施するが，鉛直載荷軸

は固定したまません断することで，異方圧密条件下でも無

理なく定体積単純せん断が可能である。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
3.3 中空ねじりせん断試験機 
載荷機構は ACサーボモータであり，電磁クラッチ及び
電磁ブレーキで軸載荷を制御し，正転，反転を瞬時に行う。

荷重計測には 2方向内部ロードセルを用いている。供試体
は外径 10cm，内径 6cm，高さ 10cmである。 
 中空ねじりせん断試験は，単純せん断試験と同様に異方

圧密条件下での実験が可能であり，また，単純せん断試験

以上に単純せん断モードの実現が容易である。しかしなが

ら，試験が煩雑であり，また比較的大きな供試体を必要と

する欠点もある。本研究では，単純せん断試験は中空ねじ

りせん断試験の欠点を補完する役割を期待している。 
 

3.4 試験手順 
いずれの試験においても，成型した供試体をセルに設置

後，二重負圧法により飽和化を行った。背圧は 200kPa 作
用させ，各試験所定の圧密条件で，単純せん断試験では

20時間，三軸試験および中空ねじりせん断試験では 24時
間圧密後，非排水条件でせん断を行う。ひずみ制御の試験

では，基本的に単調載荷試験では 0.1%/min，繰返し載荷試
験では 0.5%/min のせん断ひずみ速度とした。正弦波によ
る繰返し載荷試験では載荷周波数を 0.01Hzとした。 

 
4. 単調載荷試験よる高塑性粘土の力学挙動の検討 

 
4.1 不攪乱赤井粘土の三軸試験 
表 1に不攪乱供試体の採取深度，有効土被り圧と実験時
の初期有効拘束圧を示す。別途実施した圧密試験結果より，

CASE Aと CASE Bの深度に相当する赤井粘土の圧密降伏
応力は約 70～90kPaであったことから，原地盤の異方応力
状態を勘案して初期有効応力を 60kPaとした。一方，CASE 
Cおよび CASE Dでは CASE Bとほぼ同深度の供試体であ
るが，有効拘束圧の影響を検討するために，初期有効拘束

圧を 100kPa，200kPa と大きく作用させることにより実験
を実施した。 
図 1 に軸差応力～軸ひずみ関係ならびに有効応力経路

を示す。CASE Aの有効応力経路を見ると，ピーク強度を
過ぎてからは顕著に塑性圧縮を伴うひずみ軟化挙動を示

しており，典型的な鋭敏粘土のせん断挙動が観察できる。

CASE Bの実験結果を見ると，軸差応力～軸ひずみ関係で
はピーク強度直後に急激なひずみ軟化挙動を示している

が，有効応力経路ではせん断途中で正のダイレイタンシー

が現れている。これは過圧密挙動であることから，CASE A
と同じ有効拘束圧では過小であったことを示唆している。

一方，CASE Bと同深度の供試体を用いた CASE Cでは，
ピーク強度を超えると塑性圧縮を伴うひずみ軟化の挙動

を示し，軸差応力～軸ひずみ関係，有効応力経路ともに

CASE Aの相似形となっている。したがって，この深度の
供試体にとっては 100kPa の初期有効拘束圧の方が適当で
あったことが示唆される。さらに，同深度の供試体で初期

有効拘束圧を大きくした CASE Dでは，CASE Cと同様に
ピーク強度が現れ，その後，塑性圧縮を伴うひずみ軟化の

挙動を示すが，CASE Cと比べてひずみ軟化の度合いが小
さく，破壊応力比の値も小さくなった。これは，圧密過程

での過大な等方圧密応力履歴により，原地盤の異方応力状

態で構成された鋭敏な粘土の骨格構造が劣化したことに

起因している。以上より，室内試験で原地盤粘土のせん断

写真 1 単純せん断試験機のセル内の様子 
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挙動を正確に予測するためには，適切な初期有効拘束圧を

用いる必要があることがわかった。 
次に，載荷速度の影響を検討するために，載荷速度を変

えて試験を行った。表 2に不攪乱供試体の採取深度，有効
拘束圧および載荷速度を示す。図 2に軸差応力～軸ひずみ
関係および有効応力経路を示す。軸差応力～軸ひずみ関係

を見ると載荷速度が大きい CASE Fの方が，軸ひずみが小
さい段階で大きなピーク強度が現れ，軸ひずみが大きくな

るにつれてひずみ軟化し，CASE Eに近付いている。有効
応力経路を見ると CASE Eと CASE Fではひずみ軟化の程
度は異なるが，最終的な有効応力状態は近くなる。以上よ

り，赤井粘土のような鋭敏性の高い粘土においては，ひず

み速度依存性が顕著に現れるが，最終的な有効応力状態は

同一となる。 
次に，原地盤の応力状態に近い異方圧密条件で試験を実

施した。表 3に不攪乱供試体の採取深度，圧密条件および
載荷条件を示す。図 3に軸差応力～軸ひずみ関係および有
効応力経路を示す。圧縮載荷の CASE Hと CASE Jでは，
最大軸差応力はほぼ同じとなるが，伸張載荷の試験では，

異方圧密の CASE Iは等方圧密の CASE Gに比べて最大軸
差応力が若干小さい。圧縮，伸張のいずれも異方圧密の供

試体の方が，若干破壊応力比が小さいものの，総じて，等

方圧密条件と同等のせん断挙動を示している。 
図 4 に練り返して作製した攪乱供試体の三軸試験結果

を示す。ここでは，試験後の不攪乱試料を十分に手で練り

返して，攪乱供試体を再構成している。ただし，練り返し

によって赤井粘土は液状になってしまうために，ペーパー

タオルによって試料表面から徐々に水分を減じてゆき，自

立するまで含水比を低下させた後，円柱形に供試体を成型

した。図の軸差応力～軸ひずみ関係をみると，軸差応力は

単調に増加して，ピーク強度が見られないまま実験が終了

している。また，有効応力経路においては，いずれの CASE
においても，せん断後半で正のダイレイタンシーの発生が

見られる。図 5に攪乱，不攪乱のせん断挙動を比較するた
めに，図 3，図 4の同深度かつ同拘束圧の供試体による三
軸試験結果を同時に示す。有効応力経路より，不攪乱供試

体では塑性圧縮を伴う軟化挙動を示すが，攪乱供試体では

せん断途中で正のダイレイタンシーが発生し，全く異なる

挙動となった。これは，練り返したことにより，不攪乱粘

土の骨格構造が大幅に低位化したことに起因すると考え

ている。また，圧縮側の破壊応力比は不攪乱および攪乱粘

土でそれぞれ 1.6および 1.3であり，練り返しによる構造

表 1 不攪乱赤井粘土による試験の基本ケース 
CASE 深度 土被り圧 拘束圧 間隙比 

A 8.6m 59kPa 60kPa 2.27 
B 11.1m 72kPa 60kPa 2.05 
C 11.2m 73kPa 100kPa 1.86 
D 10.9m 71kPa 200kPa 1.63 

  CA SE A    CASE  C
 CA SE B    CASE  D

図 1 基本的な三軸試験結果（不攪乱赤井粘土） 
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表 2 載荷速度の影響を比較する試験ケース 
CASE 深度 土被り圧 拘束圧 載荷速度 

E 10.7m 70kPa 100kPa 0.005%/min 
F 11.2m 73kPa 100kPa 0.1%/min 

  CASE E     CASE F
 

図 2 三軸試験によるひずみ速度依存性（不攪乱赤井粘土） 
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表 3 圧密条件の影響を比較する試験ケース 
CASE 深度 土被り圧 圧密条件 載荷条件 

G 10.8m 70kPa K0=1.0（等方） 伸張 
H 11.2m 73kPa K0=1.0（等方） 圧縮 
I 11.4m 74kPa K0=0.5（異方） 伸張 
J 11.7m 75kPa K0=0.5（異方） 圧縮 

図 3 異方圧密条件下での三軸試験（不攪乱赤井粘土） 

(b)有効応力経路 
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図 4 撹乱赤井粘土供試体の三軸試験結果 
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劣化により，破壊応力比は大幅に低下することがわかる。 
以上の不攪乱粘土の三軸試験から得た知見を，以下に整

理して示す。 
①圧縮載荷時の破壊応力比は非常に大きく，顕著なひずみ 

軟化挙動が観察される。 
②原地盤以上の過大な有効拘束圧で等方圧密された供試

体では，破壊応力比は若干小さくなり，ひずみ軟化の度

合いも低くなる。 
③ひずみ軟化挙動はひずみ速度に大きく依存し，ひずみ速

度が低下するとひずみ軟化の度合いも低くなる。 
④異方圧密供試体と等方圧密供試体は，圧縮，伸張ともに

大きな違いは見られず，適正な有効拘束圧であれば等方

圧密で三軸試験を実施することに問題はない。 
⑤不攪乱供試体の圧縮と伸張の強度差は 2倍程度あり，破
壊応力比にも大きな差が現れる。 

⑥攪乱することによりひずみ軟化挙動は見られなくなり，

圧縮時の破壊応力比は小さくなるものの，伸張時の破壊

応力比には大きな変化は見られない。 
⑦攪乱試料でも圧縮と伸張の強度差は大きく，破壊応力比

にも大きな差がある。この差は初期構造に由来するもの

ではない。 
 

4.2 再構成有楽町粘土の三軸試験 
 図 6 は再構成有楽町粘土の三軸圧縮および伸張試験結
果である。軸差応力～軸ひずみ関係を見ると，不攪乱粘土

のような明確なピーク強度はみられない。有効応力経路を

見ると，圧縮側と伸張側に明確な強度差があり，破壊応力

比にも差がある。また，破壊応力比を含む有効応力経路の

形状には，有効拘束圧の違いによる差はそれほど見られな

いことから，100kPa での予備圧密の一次元圧密履歴の影
響は小さいと考えられ，圧縮と伸張の強度差は，供試体の

初期構造の異方性によるものではなく，圧縮と伸張の載荷

モードの違いによって現れていると考えられる。 
 

4.3 不攪乱赤井粘土の単純せん断試験 
表 4 に不攪乱粘土供試体の採取深度，圧密条件を示す。
図 7 にせん断応力～せん断ひずみ関係および有効応力経
路を示す。いずれの CASEにおいても，三軸圧縮試験で観
察されたひずみ軟化挙動は見られず，せん断応力が単調増

加したまま破壊に到達している。また，原地盤の有効土被

り圧程度で圧密した供試体（CASE A, E, F）では，等方圧
密（CASE A, F）であっても異方圧密（CASE E）であって
も破壊応力比に大きな差はない。一方，過大な有効拘束圧

で圧密した供試体（CASE B, C）や，練り返した攪乱供試
体（CASE G）については，破壊応力比が大きく低減して
いる。この破壊応力比の差は，不攪乱粘土の有する骨格構

造によるものと考えられる。 
 

4.4 再構成有楽町粘土の単純せん断試験 
正規圧密供試体と過圧密供試体で単純せん断試験を実

施した。過圧密供試体は，一旦 300kPa で圧密した後に，
100あるいは 60kPaまで除荷することにより，OCR=3ある
いは 5の供試体とした。図 8に試験結果を示す。過圧密比
は異なるが，せん断時の間隙比が近いために，せん断応力

～せん断ひずみ曲線はいずれの CASE も近いものとなっ
ている。また，有効応力経路も最終状態は近づいているこ

とがわかる。破壊応力比はほぼ 0.6となるが，これは，圧
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図 5 不攪乱および攪乱供試体による三軸試験結果 
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図 6 三軸試験結果（再構成有楽町粘土） 
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表 4 単純せん断試験の圧密条件（不攪乱赤井粘土） 
CASE 深度 土被り圧 K0 σ1’ σ3’ σｍ’ 

A 7.4m 53kPa 1.0 50kPa 50kPa 50kPa 
B 7.4m 53kPa 1.0 100kP 100kPa 100k
C 7.4m 53kPa 0.5 120kP 60kPa 80kPa 
D 8.2m 57kPa 1.0 60kPa 60kPa 60kPa 
E 9.5m 64kPa 0.5 80kPa 40kPa 53kPa 
F 9.7m 65kPa 1.0 60kPa 60kPa 60kPa 
G 再構成  1.0 60kPa 60kPa 60kPa 
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図 7 赤井粘土の単調載荷単純せん断試験結果 
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密条件を種々に変えて実施した試験 3)で観察された破壊応

力比と同じである。 

 
4.5 三軸試験と単純せん断試験の結果の比較 

 図 9は，4.2，4.4で示した再構成有楽町粘土の三軸圧縮・
伸張試験および単純せん断試験の結果をさらに中空ねじ

りせん断試験の結果も加えて示したものである。ただし，

すべての試験を同一尺度で比較するために，せん断応力と

しては偏差応力テンソルの第 2不変量 22J （以下，偏差

応力と呼ぶ）を用い，せん断ひずみとしては偏差ひずみテ

ンソルの第 2 不変量 sH （以下，偏差ひずみと呼ぶ）を用

いた。なお，今回の実験試料は，せん断中に大きな正のダ

イレイタンシーが発生する材料ではないことから，単純せ

ん断試験においては，スリップリングと供試体の間に発生

する相互作用力は無視している。いずれの試験においても，

応力～ひずみ関係に明確なピーク強度は見られず，偏差応

力が一定値で収束している。異方性と中間主応力の効果が

現れやすい地盤材料にとっては，三軸圧縮と三軸伸張は両

極端の載荷条件と言える。今回の試験でも両条件の差が顕

著に現れている。単純せん断試験と中空ねじりせん断試験

は，その間に位置すると考えられるが，今回の試験結果は

いずれも三軸伸張試験結果を若干下回るものになった。し

かし，限界状態線の傾きについては，三軸伸張が最も小さ

くなっている。 
 図 10は 4.1，4.2で示した不攪乱赤井粘土の三軸圧縮・
伸張試験および単純せん断試験の結果を示したものであ

る。三軸圧縮と伸張の破壊応力比に大きな差があるのは再

構成有楽町粘土と同様であるが，単純せん断試験における

破壊応力比は，三軸圧縮の破壊応力比に等しい。ただし，

練り返して攪乱した赤井粘土の単純せん断試験について

は，破壊応力比は三軸伸張に近くなっている。 
 以上の実験より，不攪乱粘土が有する高位な骨格構造に

よって，三軸圧縮と単純せん断では破壊応力比が大きく現 

 
れる。ただし，骨格構造が低位である再構成粘土や練返し

粘土であっても，三軸圧縮時にだけは破壊応力比が大きく

現れる傾向がある。これは，初期構造に起因する異方性と

は異なる載荷モードに依存した誘導異方性の効果である

と考えている。したがって，高塑性粘土の場合，三軸圧縮

試験では圧縮時のせん断強度や破壊応力比を過大に評価

している可能性があることに注意すべきである。 
 

5. 繰返し載荷試験による高塑性粘土の力学挙動の
検討 

 
5.1 再構成有楽町粘土の繰返し三軸試験 
図 11 に再構成有楽町粘土の繰返し三軸試験結果を示す。
繰返し応力比( mq V c2/ )が 0.3 の試験結果を例示している。
有効応力経路に示す直線は単調載荷試験で得られた破壊

応力比を表している。軸差応力～軸ひずみ関係を見ると，

単調載荷で見られた圧縮と伸張の強度差を反映して，軸ひ

ずみは伸張側に偏って発生している。有効応力経路を見る

と，総じて有効応力は減少しているが，圧縮載荷時に有効

応力が減少する一方で，伸張時には有効応力の回復が見ら

れる。三軸試験は供試体が長いために，特に繰返し載荷時

に大きく変動する過剰間隙水圧は正確に計測することは

難しく，有効応力経路の信頼性は決して高くない。 
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図 8 過圧密供試体の単純せん断試験（再構成有楽町粘土） 

図 9 載荷モードの異なる単調載荷試験結果（再構成有楽町粘土） 
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図 11 再構成有楽町粘土の繰返し載荷三軸試験結果 
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図 10 載荷モードの異なる単調載荷試験（赤井粘土) 

0 5 10 15 20
0

20

40

60

80

100

 

 

√
２
J
2(
kP
a)

ε
s
(kPa)

(b)偏差応力の有効応力経路 (a)偏差応力～偏差ひずみ関係 

 

0 20 40 60 80 100 120
0

20

40

60

80

100

 
√
２
J
2
(k
P
a)

 

 

σ
ｍ
'(kPa)

1.3 

0.6 

0.8 

第22回中部地盤工学シンポジウム

- 25 -



  
 

5.2 再構成有楽町粘土の繰返し単純せん断試験結果 
 表 5および 6に，繰返し単純せん断試験を実施した正規
圧密および過圧密供試体の圧密条件をそれぞれ示す。正規

圧密供試体では，異方圧密も実施した。代表として，図

12 に正規圧密・等方圧密（CASE A），正規圧密・異方圧
密（CASE C）および過圧密（CASE F）の繰返し単純せん
断試験結果を示す。有効応力経路の図中の直線は，同条件

の供試体の単調載荷試験で得られた破壊線である。 
等方圧密状態から繰返しせん断を開始した正規圧密供

試体 CASE Aの結果を見ると，(a)に示すせん断応力～せん
断ひずみ関係では，正負のせん断ひずみがほぼ均等に発生

し，徐々に増加している。(b)に示す有効応力経路では，第
一波目の載荷に伴う有効応力の減少が顕著であり，その後

減少の程度が小さくなる。せん断ひずみが大きくなると，

破壊線に漸近しながらサイクリックモビリティーに似た

挙動が観察できる。(c)は図 9の整理に使用した偏差応力を
縦軸として整理した有効応力経路である。等方圧密状態を

初期状態とする本 CASEでは，通常の有効応力経路(b)を，

正の領域のみで描いた形となっている。 
異方圧密状態から繰返しせん断を開始した CASE C の
結果を見ると，せん断応力～せん断ひずみ関係，有効応力

経路ともに，CASE A の結果と大きな差異は見られない。
しかし，(c)に示す偏差応力の有効応力経路では大きな違い
がある。すなわち，比較的大きなせん断応力を一定振幅で

繰返し載荷しているにも拘わらず，繰返しせん断初期には

偏差応力の変動は小さいが，せん断の進行に伴い有効応力

状態は破壊線に漸近しつつ原点に近づき，偏差応力の変動

は徐々に大きくなる。これは，せん断開始時には異方応力

状態だった粘土が，繰返しせん断に伴い等方応力状態に近

づいてゆくことを表している。 
過圧密供試体の CASE Fの結果を見ると，有効応力経路

ではせん断初期から過圧密粘土特有の正のダイレイタン

シーが現れているが，繰返しせん断に伴い，有効応力は

徐々に減少してゆくことがわかる。最終的には，有効応力

経路は破壊線近傍で収束して繰り返しているが，せん断ひ

ずみは徐々に発生し続けている。 

表 6 過圧密粘土の圧密条件 
CASE K0 OCR σmc’ σm’ 

E 1.0 3 300kPa 100kPa 
F 1.0 5 300kPa 60kPa 

 

表 5 正規圧密粘土の圧密条件 
CASE K0 σ1’ σ3’ σm’ 

A 1.0 200kPa 200kPa 200kPa 
B 0.67 300kPa 200kPa 233kPa 
C 0.5 400kPa 200kPa 267kPa 
D 0.5 200kPa 100kPa 133kPa 
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図 12 種々の圧密条件の供試体のよる繰返し載荷試験結果（再構成有楽町粘土） 
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5.3 せん断モードによる繰返しせん断挙動の違い 
再構成有楽町粘土により，200kPa で正規圧密した同条

件の供試体を用いて繰返し載荷による三軸試験，単純せん

断試験および中空ねじりせん断試験を実施した。図 13 に
代表的な結果を示す。三軸試験では伸張側に偏重して偏差

ひずみが発生するのに対して，単純せん断試験と中空ねじ

りせん断試験は正負同様にひずみが発生している。同じ応

力振幅での繰返しせん断であるが，中空ねじりせん断試験

の方が繰り返し回数が若干多い。 
 
5.4 不攪乱赤井粘土の繰返し単純せん断試験結果 
表 7に，繰返し単純せん断試験を実施した供試体の採取
深度ならびに圧密条件を示す。図 14 は代表的な試験結果
である。試験の応力レベルが小さいために，せん断ひずみ

の発生に偏りが見られるが，有効応力経路ではせん断応力

の正負によらず，上下対称の挙動となっている。1回目の
載荷で有効応力は大きく減少するものの，2回目以降は逆
に正のダイレイタンシーを生じる挙動に転じており，再構

成粘土の過圧密粘土と類似した挙動が見られる。 
 
5.5 繰返し強度曲線 
図 15 に再構成有楽町粘土と不攪乱赤井粘土の繰返し強
度曲線を示す。横軸は両振幅ひずみが 10%で整理した繰返
し回数，縦軸は繰返し応力比である。繰返し応力比はせん

断応力 τもしくは最大非排水せん断応力(q/2)を初期平均有
効応力 σm’で除した値と定義した。全般的に不攪乱赤井粘
土の方が再構成有楽町粘土に比べ繰返し強度が大きい。ま

た，再構成有楽町粘土と不攪乱赤井粘土を個々にみてみる

と，いずれにおいても異方性の度合いが大きいほど（K0

値が小さいほど）繰返し強度が大きくなっている。CASE C
と Dでは初期有効応力は異なるが K0値が同じであるため，

繰返し強度曲線は一致している。過圧密供試体においては，

過圧密比 OCR が大きいほど繰り返しせん断強度は大きく
なる。同条件の再構成有楽町粘土供試体を用いてもせん断

試験機が異なれば，偏差応力～偏差ひずみ関係，偏差応力

の有効応力経路の挙動に明らかな差異がみられるが，繰返

し強度曲線をみると多少のバラツキはあるものの，有意な

差は見られない。 
図 15 では繰返し応力比として，せん断応力 τ もしくは
最大非排水せん断応力(q/2)を初期平均有効応力 σm’で正規
化していたが，等方圧密および異方圧密供試体，ならびに

過圧密供試体による試験結果を統一的に解釈するために，

再構成有楽町粘土では等価平均有効応力 σme’を，不攪乱赤
井粘土では先行圧密応力 σmc’ を用いて繰返し応力比を定 
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図 13 載荷モードの違いによる繰返し載荷試験結果の比較（再構成有楽町粘土） 

表 7 不攪乱赤井粘土の圧密条件（単純せん断試験） 
CASE 深度 圧密条件 土被り圧 σ1’ σ3’ σｍ’ 

G 9.3m K0=1.0 63kPa 60kPa 60kPa 60kPa 
H 9.3m K0=0.5 63kPa 80kPa 40kPa 53kPa 
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図 14 不攪乱赤井粘土の繰返し 

単純せん断試験結果(CASE G) 
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義する。等価平均有効応力 σme’とは，繰返しせん断時の間
隙比から仮想的に等方応力条件の正規圧密状態に相当す

る平均有効応力を算定したものである。なお，異方圧密条

件の σm’から等方圧密条件の σme’を求めるに当たり，単調
載荷試験で得られた限界状態係数 M と標準圧密試験から
得た圧縮指数 λと膨潤係数 κから予測される非排水経路を
用いて算出した。この繰返し応力比(τ/σme’)を用いて整理し
た繰返し強度曲線を図 16 に示した。図より，これらの正
規化を施すことにより，圧密過程の応力履歴によらず，再

構成有楽町粘土，不攪乱赤井粘土それぞれにおいて繰返し

強度曲線が近くなることがわかる。 
 再構成有楽町粘土の繰返し強度曲線に着目する。単純せ

ん断試験による各種の繰返しせん断試験結果は，等価平均

有効応力 σme’による正規化によって一本の曲線に近似で
きるが，三軸試験と中空ねじりせん断試験は単純せん断試

験に比べてわずかに上側に位置している。図 9の再構成有
楽町粘土の単調載荷試験結果を振り返ると，三軸圧縮試験

の破壊応力比が突出して大きく，三軸伸張，中空ねじりせ

ん断，単純せん断の破壊応力比は小さい。繰返し三軸試験

では，破壊応力比が小さい伸張側の影響を強く受けると考

えられる。三軸伸張，中空ねじりせん断，単純せん断の破

壊応力比はいずれもほぼ同じであるが，図 9の応力～ひず
み関係を見ると，三軸伸張も中空ねじりせん断も単純せん

断に比べてせん断ひずみの発生速度は小さい。そのため，

繰返しせん断においても同じせん断ひずみに到達する繰

返し載荷回数は，単純せん断試験よりも多くなり，単純せ

ん断試験の繰返し強度曲線よりわずかに上側となる。 
 一方，不攪乱赤井粘土においては，図 10 に示した単調
せん断試験結果で単純せん断でも大きな破壊応力比を有

ることが示されており，また図 14 の繰返し載荷時の有効
応力経路においても，せん断の進行に伴い疑似過圧密性を

発揮することが明らかになっている。これらより，繰返し

強度曲線は再構成有楽町粘土に比べて大きくなっている

と考えられる。 
 今後，不攪乱粘土，攪乱粘土ともに，動的変形試験を実

施し，せん断ひずみに伴う剛性劣化の観点からも詳細に繰

返し強度について検討する必要がある。 
 

6. まとめ 
不攪乱粘土のせん断挙動の特徴として筆頭に挙げられ

るのは，ひずみ軟化を伴う脆性破壊であるが，本研究の一

連の試験より，その挙動は三軸試験，特に圧縮載荷で顕著

に観察される特有の現象であることがわかった。その際の

ピーク強度はひずみ速度に大きく依存する。しかし，破壊

応力比は，構造が高位な不攪乱粘土であれば単純せん断試

験でも三軸圧縮試験と同様に大きい。一方，再構成粘土の

場合，三軸圧縮試験の軸差応力と破壊応力比が突出して大

きくなり，三軸伸張，中空ねじりせん断，単純せん断は応

力～ひずみ関係，有効応力経路ともに類似している。この

ような載荷モードの違いによる非排水せん断挙動の相違

は，誘導異方性や中間主応力の効果が考えられる。不攪乱

粘土では，この効果よりも構造の効果がより強く現れる。 
繰返しせん断挙動については，繰返しせん断強度の大き

さは，単調載荷時の特徴を反映した値となる。より詳細に

不攪乱赤井粘土の繰返し載荷時の有効応力経路を見ると，

再構成有楽町粘土の過圧密供試体で見られる特徴が明確

に現れており，繰返し載荷時には疑似過圧密性を示すこと

がわかる。この疑似過圧密性は，不攪乱粘土の構造の効果

によるものと考えられるが，単調載荷の単純せん断試験で

は破壊応力比が大きくなることは示されているものの疑

似過圧密性までは読み取れない。 
今後，単調載荷試験のみならず，繰返しせん断挙動まで

も合理的に表すことができる構成モデルの開発が急務で

ある。また，その一方で，境界値問題としての種々のせん

断試験法による試験結果の解釈も進める必要がある。 
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図 15 繰り返し強度曲線 

1

0.2

0.4

0.6

0.8

繰
返
し
応
力
比
  
(W
/V
m
)

繰返し回数  ( N )

DA=10%

 

 

10 100 1000

OCR=5 

OCR=3 

K0=0.67 

K0=1.0 
K0=0.5 

K0=0.5 

K0=1.0 

図 16 等価平均有効応力で整理した繰り返し強度曲線 

1
0.1

0.2

0.3

繰
返
し
応
力
比
  
(W
/

V m
e')

繰返し回数  ( N )

DA=10%

 

 

10 100 1000

不攪乱赤井粘土 

再構成有楽町粘土 

- 28 -



 

管中混合固化処理工法を想定した名古屋港浚渫処理土の力学挙動の把握 

Mechanical properties of dredged soil treated by Pneumatic Flow Method 
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概   要 

名古屋港の浚渫土は年間 130 万 m3 を越えており，浚渫土の仮置き場である名古屋港ポートアイランドへ

の受け入れ容量に限界がきている．本研究の目的は管中混合固化処理工法 1)を想定した名古屋港ポートア

イランド浅層部の浚渫土の改良効果と地盤材料としての有用性，力学特性を把握することである．まず，

浚渫土の物理的，力学的性質を把握し，浚渫土が固化材等の改良なしでは，地盤材料として有効利用でき

ないことを示した．次に，浚渫土に固化材として高炉セメント B 種を添加した流動性を持ったセメント改

良土の各種室内力学試験を行った．その結果，ポートアイランド浅層部の浚渫土は，適切な固化材配合率

により，目標フロー値，一軸圧縮強度を満足する地盤材料に転化することと，特徴的な挙動として，処理

土の三軸せん断特性について，固化材添加量が多く，拘束圧が低いと，有効応力パスがテンションカット

（引張り限界）に到達し，破壊に至ることが分かった． 

 

キーワード：浚渫土，セメント固化処理土，管中混合固化処理工法，三軸圧縮試験  

 

 

1. はじめに 

 

名古屋港は，日本有数の貿易港として中部圏の経済・産

業だけでなく，日本の経済をも支えている．その一方で，

河川からの土砂流入が絶えない浅水深の港であり，また

年々大型化する船舶に対応するための大水深コンテナタ

ーミナル，航路・泊地の整備拡充が必要となっており，毎

年 130 万 m3 以上の浚渫土砂が発生している．これら浚渫

土砂はその多くが，名古屋港ポートアイランド（以後，PI）

に仮置きされている．しかし，PI の受け入れ容量にも限

界がきており，その対応として，築堤嵩上げ，プラスチッ

クボードドレーンを施工し，圧密沈下を促進することによ

る浚渫土減容化など，処分容量の増大が図られてはいるが，

今後も浚渫土砂は発生し続けること，さらに土砂循環との

視点から，浚渫土の有効利活用が喫緊の課題となっている． 

本研究では，PI 浅層部の含水比の高い浚渫土砂の有効利

活用として，浚渫土砂改良に対し多くの実績を残している

管中混合固化処理工法に着目する．管中混合固化処理工法

は，その施工実績から施工マニュアル 1)も整備され，浚渫

土砂の改良工法としては十分に実用化できている．しかし

設計においては，一軸圧縮強度とフロー値のみを設計値と

しており，既往のセメント処理土の研究においても，変形

挙動に注目した研究は少なく，三軸試験を行っていても粘

着力 c と内部摩擦角φに注目した研究が多いたとえば 2),～6)．

しかし今後，地盤工学においても性能照査型設計への転換

は不可避であり，固化処理土の変形挙動の把握は重要とな

ると思われる．もちろん変形挙動の把握は数値解析への応

用も可能になる． 

そこで本研究では，管中混合固化処理工法をターゲット

として，PI 浚渫土，特に浅層部の高含水比浚渫土の改良

土の力学挙動を，室内試験により把握することを目的とす

る． 

 

2. 浚渫土の物理的性質の把握 

 

本研究で用いた浚渫土は，名古屋港 PI 浅層部にある比

較的高い含水比を有する浚渫土である．浚渫土の物理的性

質を表 2.1 に，粒径加積曲線を図 2.1 に示す．表 2.1，図

2.1 より，浚渫土は粘土分 35.1%，シルト分 34.2%，砂分 30.7%

から構成され，PI に堆積した浚渫土の中では，比較的砂分

が多い材料である．しかし細粒分含有率が 7 割以上を占め

表 2.1 浚渫土の物理的性質 

 

 土၄৕ഡ২ ρ s[g/cm
3
] 2.639

自然含水比 w n[%] 40～70

液性限界  w L[%] 57.0

塑性限界  w P[%] 29.6

塑性指数  IP[%] 27.4

粘土分   [%] 35.1

シルト分  [%] 34.2

砂分    [%] 30.7

਴಑၄ྫྷD50 [mm] 0.011

pH 8.0
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図 4.1 管中混合固化処理工法の施工概要図 1) 

浚渫船
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固化材添加
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浚渫土運搬 浚渫土揚土 空気圧送 管中混合 打設

る材料であり，地盤材料の工学的分類に基づくと粘土

(CH)に分類される．自然含水比のまま，モールドで供試

体を整形し，一軸圧縮試験を実施したところ，一軸圧縮強

度が 20kPa 程度の低い値を示すことから 7)，そのままでは

浚渫土を地盤材料として有効利用することは困難である． 

 

3. 浚渫土の力学特性の把握 

 

ここでは，力学試験を行い，浚渫土の力学的性質を把握

する．5 章において管中混合固化処理工法を想定した配合

試験から得られた改良土の力学試験を示し，改良効果を比

較する．ここではそのための基礎データを示すことになる．

力学試験としては，標準圧密試験，三軸圧縮試験である． 

 

3.1 浚渫土の一次元圧縮特性 

 浚渫土の標準圧密試験を，JIS A 1217 : 2000 に準じて実

施した．標準圧密試験用の供試体は，浚渫土を 425µm ふ

るいで裏ごしすることで貝殻片などの混入物を取り除き，

液性限界の 2 倍になるよう含水比調整して，真空状態で練

り返し，予備圧密槽内で約 1 週間，一次元圧縮（鉛直応力：

196.2kPa）して作製した（以後，再構成試料と呼ぶ）．な

お，予備圧密終了時の供試体含水比は 35%であった．図

3.1 に浚渫土の標準圧密試験の結果（比体積 v～鉛直応力 σv’

関係）を示す．圧縮線の傾きはλ =0.12（Cc＝0.29）であ

り，粘性土の多い浚渫土に比べて，圧縮性は小さい． 

3.2 浚渫土のせん断特性 

浚渫土の側圧一定非排水三軸圧縮試験を実施した．試験

用供試体は，3.1 と同様に再構成試料（鉛直応力：196.2kPa）

を作製し，直径 35mm，高さ 80mm の円筒供試体になるよ

うにトリミングした．拘束圧 98.1kPa，294.3kPa でそれぞ

れ 24 時間等方圧密した後，せん断速度 0.007mm/min で非

排水せん断を行った． 

図 3.2 に浚渫土の非排水三軸圧縮試験結果を示す．平均

有効応力 p’～軸差応力 q 関係に着目すると，浚渫土は拘

束圧 98.1，294.3kPa ともに，せん断初期に p’が減少しな

がら q が増加した後，p’が増加に転じながら q は増加す

る挙動となった．この挙動は，典型的な練返し粘土の非排

水せん断挙動を呈している．          

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

4. 管中混合固化処理工法を想定した供試体の作製

方法 

 

本章では浅層部の高含水比浚渫土を対象として，管中混

合固化処理工法による有効利用を試みるため，固化材とし

て高炉セメント B 種を採用し，固化材添加後，固化作用が

起こる前に流動性のある改良土を作製する手順を述べる． 

 

4.1 管中混合固化処理土の概要
1)
 

軟弱な浚渫土に固化材を添加して攪拌混合し，港湾・空

港の埋立てや裏埋材に用いる改良工法を軟質土固化処理

工法 1)と呼ぶ．管中混合固化処理工法は軟質土固化処理工

法の一種であり，図 4.1 のように空気圧送中の管内に固化

材を添加して，管内で発生するプラグ流による乱流効果を

利用して，浚渫土と固化材を混合する工法である．管中混

合固化処理工法は，浚渫土を改良して，埋立材や裏埋材，

図 2.1 浚渫土の粒径加積曲線 
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図 3.1 浚渫土の標準圧密試験結果 
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図 3.2 浚渫土の非排水三軸圧縮試験結果 
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表 4.1 管中混合固化処理工法の適用範囲 1) 

 

固化材添加量 圧送能力

高 ○ 標準 やや低下

低 ○ 標準 低下

200%以上
（2.8wL程度以上）

× － －

110%～200%
（1.5wL～2.8wL程度）

○ 増加 標準

90%～110%
（1.3wL～1.5wL程度）

○ 標準 標準

70%～90%
（1.0wL～1.3wL程度）

○ 標準 やや低下

50%～70%
（0.7wL～1.0wL程度）

○ 標準 低下

50%以下
（0.7wL以下）

× － －

含水比（土運船運搬土）分類分類分類分類 適用性
評価項目

粘粘粘粘
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土土土土

砂礫分砂礫分砂礫分砂礫分
30303030～～～～50505050%%%%

砂礫分砂礫分砂礫分砂礫分
30303030%%%%以下以下以下以下

固化材添加量：設計基準強度がquck=100kN/m2、強熱減量Li=10%以下の場合、固化材添加量C=50～70kg/m3程度が標準。

圧送能力：浚渫土中の雑物が少ない、処理土の含水比調整が容易あるいは管内の圧力損失が比較的小さいことなどにより
圧送機械の能力が十分発揮できる状態が標準。

粘性土：細粒分（0.075mm以下）が50 %以上含まれる土。

固化材添加量 圧送能力

高 ○ 標準 やや低下

低 ○ 標準 低下

200%以上
（2.8wL程度以上）

× － －

110%～200%
（1.5wL～2.8wL程度）

○ 増加 標準

90%～110%
（1.3wL～1.5wL程度）

○ 標準 標準

70%～90%
（1.0wL～1.3wL程度）

○ 標準 やや低下

50%～70%
（0.7wL～1.0wL程度）

○ 標準 低下

50%以下
（0.7wL以下）

× － －

含水比（土運船運搬土）分類分類分類分類 適用性
評価項目

粘粘粘粘
性性性性
土土土土

砂礫分砂礫分砂礫分砂礫分
30303030～～～～50505050%%%%

砂礫分砂礫分砂礫分砂礫分
30303030%%%%以下以下以下以下

固化材添加量：設計基準強度がquck=100kN/m2、強熱減量Li=10%以下の場合、固化材添加量C=50～70kg/m3程度が標準。

圧送能力：浚渫土中の雑物が少ない、処理土の含水比調整が容易あるいは管内の圧力損失が比較的小さいことなどにより
圧送機械の能力が十分発揮できる状態が標準。

粘性土：細粒分（0.075mm以下）が50 %以上含まれる土。

表層改良などの施工事例が数多く存在する． 

また，管中混合固化処理工法における土質の適用範囲を

表 4.1 に示す．詳細はマニュアルに記載されているが，管

中混合固化処理工法に適する浚渫土は，砂分の含有率が

30%以下で，含水比が液性限界の 1.3～1.5 倍程度の粘性土

である．今回用いる浚渫土は，表 2.1 に示しているように

砂分が 30％であり，比較的管中混合固化処理工法に適し

た試料といえる． 

 

4.2 管中混合固化処理土の作製・養生方法 

 管中混合固化処理工法によって改良された土（以後，処

理土と表記する）の作製方法，および供試体の作製・養生

方法について述べる．処理土の作製は，文献 8)に準じて行

った．また，固化材には高炉セメント B 種を使用した．浚

渫土を規定含水比（液性限界の 1.3～1.5 倍程度）に調整し，

粉体状の固化材を添加してミキサーにより攪拌混合した．

この時，試料が飛散することを防ぐため，初めにミキサー

の回転数を低速（154r.p.m）に設定して 5 分間攪拌し，い

ったん中断して手練りで十分にかき混ぜた後，回転数を中

速（234r.p.m）に上げて更に 5 分間攪拌した．  

供試体の作製方法として，攪拌後の試料をモールドに何

層かに分けて入れ，その際にコンクリート床にモールドを

打ち付け（タッピング），気泡除去を行った．また，供試

体の上端が時間経過とともに沈降する恐れがあるため，あ

らかじめモールド内に硬質フィルムを入れておき，規定の

高さよりも 1～1.5cm 程度高くなるように試料を詰め，養

生後に規定の高さに成形した．作製した供試体はモールド

全体を密封材で被覆し，一定温度（21℃）に保たれた部屋

に設置された水槽の中に入れて規定日数養生した． 

 

4.3 管中混合固化処理土の配合設定 

管中混合固化処理工法は，空気圧送の過程で攪拌混合と

圧送を行うので，空気圧送に必要な流動性を最低限確保す

る必要がある．流動性は処理土の利用用途や圧送能力，圧

送距離により必要な値が変わってくるが，一般に処理土の

フロー値が 90～100mm 以上ならば，最低限の流動性が確

保できるとされている 1)．管中混合固化処理土の配合設計

の要点は，以下の 2 点である． 

① 浚渫土の物理特性に基づき，流動性が確保できる目

標フロー値 90～100mm 以上を満足するように，浚渫

土の含水比を調整する（規定含水比の決定）． 

② 処理土を用いる箇所で要求される目標強度を満足す

るように，固化材添加量を決定する． 

そこで，4.3.1 で浚渫土を用いた管中混合固化処理土の

流動特性を調べ，浚渫土の規定含水比を決定する．4.3.2

では固化材（高炉セメント B 種）添加量が管中混合固化処

理土の力学特性に与える影響を調べる．本研究では管中混

合固化処理土の具体的な用途を設定していないが，本研究

と同じ名古屋港浚渫土砂を管中混合固化処理して埋立に

用いた中部国際空港建設時の室内強度 430kPa を参考に，

室内目標強度を養生 28日の一軸圧縮強度が 400kPa以上と

設定した． 

  

4.3.1 管中混合固化処理土の流動特性 

表 2.1 に示す浚渫土の物理的性質をもとにして，浚渫土

の含水比 wnを液性限界 wLの 1.2～1.6 倍に，固化材添加量

C を 50～100kg/m3 に変えて処理土を作製し，フロー試験

を JHS A 313：1992 に準じて実施した．なお固化材添加量

C は，処理土 1m3 に対する固化材の質量(kg)を表す． 

図 4.2 に，固化材を添加する際の浚渫土含水比とフロー

値の関係を，固化材添加量 C ごとに示す．なお浚渫土のフ

ロー値も併せて示す．図 4.5 より，固化材添加量 C による

フロー値の差はほとんどみられず，フロー値 90～100mm

以上の条件を満たす浚渫土の含水比 wn は，固化材添加量

C によらず 80％以上となった．固化材添加量 C によるフ

ロー値のばらつきが少なく，表 4.1 から液性限界 wLの 1.4

倍程度の処理土評価として標準であることから，本研究に

おける浚渫土の規定含水比を w=79.8%とする． 

 

4.3.2 管中混合固化処理土の一軸圧縮特性 

4.3.1 から，浚渫土含水比が 79.8％の時に，管中混合固

化処理工法に必要な最低限の流動性が確保されることが

 

図 4.2 浚渫土含水比-フロー値関係 
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わかった．そこで，w=79.8%を浚渫土の規定含水比として， 

固化材添加量 C を 50，70，100kg/m3 として処理土を作製

し， JIS A 1216:1998 に準じて処理土の一軸圧縮試験を実

施した．一軸圧縮試験用の供試体は，直径 50mm，高さ

100mmであり，タッピングにより試料内の気泡を除去し，

規定日数の養生終了後に，試料の余剰部分を成形して作製

した．なお，せん断速度は 1mm/min である． 

図 4.3 に各種処理土の養生日数と一軸圧縮強度の関係を

示す．養生日数は 3，7，28，56，91 日とした．図 4.3 よ

り，固化材添加量 C に応じて一軸圧縮強度は増加し，特に

初期の強度増加率は大きい．また，固化材添加量 C により

差はあるものの，養生 28 日以降もわずかながら強度増加

がみられ，処理土の長期養生効果が期待できる．また固化

材添加量 C=70kg/m3 では養生 28 日の一軸圧縮強度が

400kPa 以上となった．したがって本研究における浚渫土

の基準固化材添加量 C を 70kg/m3 と設定する．なお，固化

材添加量 C=50kg/m3 においても，養生 28 日の一軸圧縮強

度は 127kPa で，通常設定する設計基準強度 100～200 kPa

を満足し，処理土として利用可能である． 

 

5. 管中混合固化処理土の力学的性質の把握 

 

4.3 において基準配合を決定した．ここでは基準配合で

作製した処理土に対し，圧縮特性やせん断特性に及ぼす養

生日数の影響および，固化材添加量の影響を把握するため

に，各種力学試験を実施した． 

 

5.1 管中混合固化処理土の一次元圧縮特性 

処理土の標準圧密試験を JIS A 1217:2000 に準じて実施

した．圧密試験用の供試体は，タッピングにより試料内の

気泡を除去して，図 5.1 に示す圧密試験用プラスチック容

器に入れ（直径 80mm，高さ約 30mm），規定日数の養生終

了後に圧密リングを押し込み，試料を乱さないようにトリ

ミングした． 

 

(1) 養生日数の影響  

図 5.2 に，規定含水比 w=79.8%，基準固化材添加量

C=70kg/m3 の処理土に対する養生日数の違いによる圧縮

特性を，浚渫土砂の圧縮特性と併せて示す．養生日数は 7

日，28 日，56 日とした．処理土の初期比体積は養生日数

によらず一定で，浚渫土と比較してかなり大きくなる．こ

れは，処理前の浚渫土の規定含水比が高く，またセメント

との固化反応により，締固めずとも大きい含水比のままで

供試体が状態を保てるためであると考えられる．処理土の

初期圧縮量（載荷前～200kPa 程度）は小さいが，200kPa

より大きな鉛直応力になると，養生 7 日では圧縮量が増加

し，全体の圧縮量は浚渫土とほぼ変わらない．養生 28 日

と 56日の 300kPaより大きな鉛直応力での圧縮量は増加す

るもののそれほど大きくならず，全体としては養生 7 日の

約半分程度である．養生 7 日では固化反応が十分に進行し

ていないが，養生 28 日以降はセメントの固化反応が十分

に進行していると考えられる．すなわち，処理土は浚渫土

に比べて比体積が大きいにも関わらず，200kPa 程度の鉛

直応力までの低圧条件下では浚渫土よりも圧縮量が小さ

くなっており，固化材の添加，養生過程を施すことで，低

圧条件下において圧縮性の低い材料に改善される．一方，

200kPaを越える高圧条件下では，圧縮線の傾きが急増し，

粘土の先行圧密圧力に類似する．このあたりからセメント

固化が，載荷により劣化し始めていると考えられ，その度

合いは養生日数が少ないほど大きくなる．  

 

(2) セメント添加量の影響 

図 5.3 に浚渫土の含水比を w=79.8%と一定にし，また養

生日数は 28 日で固定して，固化材添加量 C を 30.9，50，

70kg/m3 の 3 パターンに変えて，固化材添加量の処理土の
 

図 5.1 圧密試験用プラスチック容器 

 

図 5.2 標準圧密試験結果（養生日数比較） 
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図 4.3 処理土（w=79.8%）の養生日数-一軸圧縮強度関係 
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図 5.4 処理土（C=70kg/m3，養生 7 日）のせん断特性 
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図 5.6 処理土（C=70kg/m3，養生 56 日）のせん断特性 
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図 5.5 処理土（C=70kg/m3，養生 28 日）のせん断特性 
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圧縮特性への影響を示す．図 5.3 に示すように，処理土の

初期比体積は固化材添加量によらず一定で，浚渫土と比較

してかなり大きくなる．処理土の圧縮量は，固化材添加量

の減少に伴い大きくなり，C=50kg/m3 の時に浚渫土の圧縮

量を越え，C=30.9kg/m3 では大圧縮がおこり，セメントの

固化作用は初期比体積を大きくすることにのみ使われて

いる．図 4.3 で示したように，固化材添加量 C=50kg/m3 の

養生 28 日の一軸圧縮強度は 127kPa で，C=30.9kg/m3の場

合は，それを下回ることが予測され，地盤材料としての利

用用途は限られることを示唆している． 

 

 

5.2 管中混合固化処理土のせん断特性 

処理土のせん断特性を調べるため，側圧一定非排水三軸

圧縮試験を実施した．基準設計配合で作製した処理土につ

いて，せん断挙動に及ぼす養生日数の影響を調べ，ついで

セメント添加量の影響を調べた．試験用供試体寸法は，一

軸圧縮試験と同じ直径 50mm，高さ 100mm の円筒供試体

で，拘束圧 98.1kPa，294.3kPa でそれぞれ 24 時間等方圧密

した後，せん断速度 0.014mm/min で非排水せん断を行った． 

 

 

(1) 養生日数がせん断挙動に及ぼす影響 

基準配合（w=79.8％，C=70kg/m3）で作製した処理土に

対し，養生日数 7 日，28 日，56 日における試験結果を浚

渫土の試験結果と併せて，それぞれ図 5.4～5.6 に示す． 

図 5.4 に示す養生 7 日のせん断挙動について，浚渫土が

拘束圧の違いで変形挙動，最大軸差応力に違いが表れるの

に対し，処理土は拘束圧の影響を受けず，ほぼ同じ最大軸

差応力を示す．また最大軸差応力は 400kPa を越えるもの

の，浚渫土の拘束圧 294kPa での最大軸差応力よりも若干

大きい程度である．有効応力パスから，浚渫土に比べ大き

な応力比にまで状態をとることができ，その傾きは原点を

通り傾き 3 のいわゆるテンションカットに到達し，破壊に

至っていると考えられる．通常の固化材などで処理されて

いない土は，有効応力パスがテンションカットにまで到達

することはなく，固化材による処理土の大きな特徴である． 

図 5.5 に示す養生 28 日のせん断挙動も，養生 7 日の処

理土と同様に，拘束圧によらずほぼ同じ最大軸差応力を示

し，その値は約 600kPa で，浚渫土よりも高い最大軸差応

力を得る．また図 5.6 に示す養生 56 日においては，拘束

圧の違いによる最大軸差応力の違いが現れたが，最大軸差

応力は 700kPa 程度となり，養生日数とともに最大軸差応

力も高くなる．しかしやはり，有効応力パスは，テンショ

ンカットに漸近し，その後破壊に至っている． 

 

図 5.3  標準圧密試験結果(固化材添加量比較) 
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図 5.9 供試体写真 
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図 5.7 テンションカットへの接近（P0’=98.1kPa） 
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図 5.8 テンションカットへの接近（P0’=294.3kPa） 
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図 5.11 テンションカットへの接近 

（C=50kg/m3，養生 28 日） 
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図 5.10 処理土（C=50kg/m3，養生 28 日）のせん断特性 
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テンションカットに達したときの供試体の応力状態は，

側方有効応力 3σ ′ がゼロとなる．引張り破壊に抵抗できな

い材料は，最大の応力比は，テンションカットに到達した

3 となり，抵抗できる材料はテンションカットをこえる 9)．

q～p’関係ではテンションカットに漸近した状態がわかり

にくいので，縦軸に応力比 q/p’，横軸に軸ひずみεa をと

り，拘束圧ごとに整理した．図 5.7 は拘束圧が 98.1 kPa，

図 5.8 は 294.3kPa である．拘束圧が 98.1kPa で低い場合，

養生日数によらず，軸ひずみが 1％を過ぎた時点で q/p’は

ほぼ 3 に到達する．一方，拘束圧が 294.3kPa で高い場合，

養生日数 7 日では，応力比 q/p’が 3 に達しておらず，養生

日数が増加するとともに応力比 q/p’が 3 に到達する． 

図 5.9 に 28 日養生，側圧 98.1kPa の供試体の破壊に至る

までの変形挙動を示す．軸ひずみ 18％では供試体を貫く

せん断体が明確に現れている．軸差応力 q がピークを示し，

その後減少しながら増減を繰り返しているが，q のピーク

後の挙動は，供試体に発生したせん断帯などから供試体を

要素とみなして解釈することができない．軸ひずみ 2.5％

においても供試体を貫くせん断帯の発生を確認したが，有

効応力パスがテンションカットに到達した時点との観察

が不十分であり，今後の課題としたい．  

 

(2) セメント添加量と拘束圧がせん断挙動に及ぼす影響 

(1)において，固化材添加量 C=70kg/m3 の処理土に対し，

テンションカットに到達した有効応力パスが観察された．

通常の土や今回実験した浚渫土では観察されないもので

あることから，ここでは，有効応力パスがテンションカッ

トに達する要因について調べることを目的とする．せん断

挙動に及ぼす影響として，固化材添加量 C と拘束圧を取り

上げる．浚渫土の含水比を w=79.8%と一定にし，養生日数

を 28 日で固定して，固化材添加量 C=30.9，50kg/m3 の 2

パターンに変えた処理土の非排水三軸圧縮試験を行った． 

図 5.10 は C=50kg/m3 の処理土のせん断試験結果である．

拘束圧が大きくなるにつれてせん断変形も変わり，最大軸 

差応力も上昇する．このような拘束圧依存性は，C=70kg/m3
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図 5.13 テンションカットへの接近 

（C=30.9kg/m3，養生 28 日） 
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図 5.12 処理土（C=30.9kg/m3，養生 28 日）のせん断特性 
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図 5.14 等方圧密過程の沈下曲線 

（C=30.9，50，70kg/m3，養生 28 日） 
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の処理土には観察されなかったことである．拘束圧が

98.1kPa で小さいときは，有効応力パスはテンションカッ 

トに到達している．しかし，拘束圧が増加するにしたがい，

有効応力パスはテンションカットにまで到達しない．拘束

圧に応じたせん断に伴う応力比q/p’の変化を図5.11に示す．

拘束圧が 98.1kPa では，確かに応力比は 3 に達しているが，

拘束圧が大きくなるにしたがい，応力比は減少し，浚渫土

の限界状態定数（M =1.4）に近づく． 

図 5.12はC=30.9kg/m3の処理土のせん断試験結果である．

拘束圧が大きくなるにつれてせん断変形も変わり，最大軸

差応力も大きくなる点，C=30.9kg/m3 の処理土のせん断挙

動と同様である．しかし有効応力パスについては，拘束圧

が 98.1kPa，294.3kPa ともにテンションカットにまで到達

していない．せん断に伴う応力比 q/p’の変化を図 5.13 に示

す．低い拘束圧の方が高い応力比となるが，ともに応力比

3 にまで達しておらず，やはり浚渫土の限界状態定数に近

づいている． 

図 5.14 は養生 28 日での，固化材添加量 C=30.9，50，

70g/m3 それぞれの等方圧密過程での比体積変化を示す．

C=70g/m3 の処理土では拘束圧によらずほぼ同じ比体積変

化となり，通常の土の圧密挙動と異なることがわかる．一

方，C=30.9，50g/m3 の処理土では，拘束圧に応じて，圧密

曲線が変化し，拘束圧が大きいほど大きな圧縮を示すとい

った通常の土と類似した挙動を示している．  

以上から，処理土の有効応力パスや強度に及ぼす影響を

整理する．処理土は，固化材添加量が多いほど，拘束圧が

小さいほど，また養生日数が長いほど，セメントの固化作

用が卓越する．そのため，有効拘束圧がゼロに近づいても

外力を支えることができ，有効応力パスがテンションカッ

トまで達する．しかし，固化材添加量が小さく，また拘束

圧が大きくなってゆくと，浚渫土の限界状態定数よりも大

きいものの，有効応力パスはテンションカットに到達しな

い．なぜなら，固化材添加量が小さいほど，セメントの固

化作用の影響は小さくなり，また拘束圧が大きいほど，圧

密時の圧縮が大きく，セメントの固化作用を劣化させると

ともに，密度（比体積）に応じた強度特性，つまり通常の

土の強度特性へと変化するためである．  

 

6. 結論 

 

本研究では，名古屋港 PI 浅層部の高含水比浚渫土砂を

地盤材料として有効利用するため，管中混合固化処理工法

による改良を想定し，得られた固化処理土の力学特性を各

種室内試験を行うことにより調べた．以下に本研究で得ら

れた結論を示す． 

 

1) 今回用いた浚渫土は砂分を 3 割程度含む材料で，名古

屋港 PI の浚渫土のなかでも砂分の多い材料である． 

2) 高含水比浚渫土のセメント固化処理土について，浚渫

土の含水比 70％に対し，固化材添加量を変化させて

もフロー値は大きくは変化しない．しかし初期含水比

が大きくなるにつれて，固化材添加量に応じてフロー

値は変化する．また固化材添加量が増加するにつれて

一軸圧縮強度は大きくなる． 

今回，設定強度を 430kPa としたところ，浚渫土の

含水比 79.8%，固化材添加量 C=70kg/m3 が基準配合と

なった．  

3) 処理土の標準圧密試験結果から， wn=79.8% ，

C=70kg/m3 の処理土は，28 日以上の養生を施すこと

で，鉛直応力 200kPa 程度までであれば，浚渫土より

も圧縮性が小さくなる．しかし，200kPa をこす鉛直
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応力では，圧縮性が大きくなる．添加量 70kg/m3 以下

の処理土では，浚渫土よりも大きな圧縮性を示す．  

4) 処理土の非排水三軸圧縮試験結果から，処理土は，固

化材添加量が多いほど，拘束圧が小さいほど，また養

生日数が長いほど，セメントの固化作用が卓越し，有

効応力パスがテンションカットまで達する．しかし，

固化材添加量が小さく，また拘束圧が大きくなってゆ

くと，セメントの固化作用の影響は小さくなり，有効

応力パスはテンションカットに到達しない． 

 

今後は，テンションカットに至るまでの供試体の詳細な観

察，そして粘土分の多い典型的な浚渫土を用いた固化処理

土についての一連の研究，そして弾塑性構成モデルによる

力学挙動の再現などを行ってゆくつもりである． 
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各種の供試体条件が圧縮ベントナイトのせん断強度特性と破壊挙動に及ぼす影響 
Effect of various specimen conditions on shear strength properties and 

failure behavior of compacted bentonite 
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概   要 
本研究では，高レベル放射性廃棄物を地層処分する際に用いられる緩衝材に地震等の外力によりせん断

帯が発生した場合，緩衝材の基本特性の維持について検討を行っている。地下 300m 以深に埋設される際

には不飽和状態である緩衝材が，再冠水に伴い，飽和状態になると考えられている。本論文では，不飽和

および飽和圧縮ベントナイト供試体に一面せん断試験を実施し，供試体密度と珪砂混合率がせん断特性に

及ぼす影響を調べるとともに，X 線 CT によりせん断後の供試体内部の観察を行った。また，飽和供試体

においては，供試体作製方法の違いによる影響も検討した。その結果，不飽和供試体では，珪砂混合率が

高くなるほどせん断抵抗角が大きくなった。一方，飽和供試体では，乾燥密度が高くなるほどせん断抵抗

角が大きくなり，供試体作製方法によるせん断抵抗角に変化は見られなかった。X 線 CT の結果から不飽

和・飽和供試体ともに乾燥密度が高くなるほど，亀裂が生じやすいことが分かった。別途，実施した数値

シミュレーションは X 線 CT の結果に類するものを示した。 

 

キーワード：圧縮ベントナイト，一面せん断試験，密度，珪砂，X 線 CT 

 

 

1. はじめに 
 

我が国では，原子力発電で使用済みの燃料を有効利用

の観点から再処理し，再利用することを方針としている。

しかし，再処理によりウランやプルトニウムを回収した

後には高い放射能を持った廃液（以下，高レベル放射性

廃棄物と呼ぶ）が発生する。我が国では，高レベル放射

性廃棄物を長期間に渡って化学的および物理的に安定

した地下深部の地層中に処分することを決めている。地

層処分における基本的な考えは，1999 年に，旧核燃料

サイクル開発機構（現：日本原子力研究開発機構）が公

表した「わが国における高レベル放射性廃棄物地層処分

の技術的信頼性－地層処分研究開発第 2 次取りまとめ

－」において，わが国における最終処分場の基本設計の

概念を示しており，廃液をガラス固化体にして，金属製

のオーバーパックに封入し，その周りを緩衝材で覆い，

深層の岩盤中に埋設する人工バリアの設計について詳

細に記されている 1)。 

人工バリアに用いられる緩衝材の力学的役割には，オ

ーバーパックを支持するだけでなく，周辺岩盤のクリー

プ変形による応力の緩衝性能や核種移行を抑止する機

能などが必要であり，その候補材料に高圧で圧縮された

ベントナイトが有効視されている。珪砂を混合すること

により，熱伝導性や透気性など，性能を向上させるだけ

でなく，現場における施工性や経済性にも有利な方向に

なるため，珪砂を混合した材料においても検討されてい

る。現場施工時では不飽和状態であるが，地下深部には

地下水が存在し，長い時間が経過するうちに，地下水が

高レベル放射性廃棄物最終処分場を覆う状態（以下，再

冠水と呼ぶ）になる。再冠水に伴い，ベントナイト自身

の膨潤による緩衝材内の圧力の上昇，オーバーパックの

腐食膨張など，周囲の環境が変化すると考えられている。 

本研究の目的は，急激な地殻変動や周辺岩盤のクリー

プ破壊により，現場施工後の最終処理場が損壊し，緩衝

材も損傷を受けた場合を想定し，緩衝材の基本性能の維

持について検討することである 2)3)。本論文では不飽和

および飽和圧縮ベントナイト供試体において，各種の供

試体条件がせん断特性に及ぼす影響を検討する。具体的

には，高拘束圧一面せん断試験を実施し，圧縮ベントナ

イト混合体における供試体密度と珪砂混合率が強度特

性に及ぼす影響を検討する。また飽和供試体については

供試体作製方法の違いによる影響も検討する。さらに，

一面せん断試験時に CCD マイクロスコープにより，せ

ん断中の破壊挙動を供試体表面から PIV 画像解析によ
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って観察し，せん断後の供試体において，マイクロフォ

ーカス X 線 CT を用いて，表面上では観察できない損傷

を受けた緩衝材の内部構造変化を詳細に観察する。 

 

2. 不飽和供試体の一面せん断試験 
 

最終処分場で処理した後も緩衝材は数十年から百年

の間，不飽和状態であると考えられ，不飽和状態の圧縮

ベントナイトにおける強度特性を把握することは重要

である。しかし，不飽和三軸試験は難しいとされており，

ほとんど実施されておらず，不飽和状態のベントナイト

の変形・強度特性はほとんど解明されていないのが実情

である。また，先述の地層処分研究開発第 2 次取りまと

めにおいて，緩衝材の設計をする場合に考慮するべき要

件が示されている 1)。その中において，現場締固め方式

や機械成型加工方式の両方に求められる機能を満足す

る緩衝材仕様（珪砂混合率，乾燥密度）の最適化が図ら

れている。 

本章では，珪砂混合率および乾燥密度が不飽和圧縮ベ

ントナイトの力学特性に及ぼす影響について検討する

とともに，せん断帯の生成・発達について観察した。 

 

2.1 供試体作製方法および試験方法 

 

供試体試料には，ベントナイト（クニミネ工業(株)製

Na 型ベントナイト・クニゲル V1）に三河珪砂 6 号を乾

燥質量比 30%混合したものを用いる。ベントナイトの含

水比は 10%で，珪砂の含水比は 0%である。圧縮成型時

の乾燥密度が 1.55，1.65，1.70，1.75 Mg/m3になるよう

にそれぞれの質量を決定し，よく攪拌させ，高拘束圧一

面せん断試験機により圧縮成型し，供試体を作製する。

また 1.55 Mg/m3においては，珪砂混合率を 40%，50%に

変え，実施した。本論文において，緩衝材は高圧で圧縮

成型され，かつ硬質であるために，せん断試験機も高圧

性能が必要であるため，写真 1 に示す高拘束圧一面せん

断試験機を用いた。載荷機構には，メガトルクモータを

採用しており，垂直および水平方向の載荷容量はそれぞ

れ 15 MPa と 12.5 MPa である。ひずみ速度は垂直，水平

ともに 0.001mm/min～1.0mm/min の範囲で可変である。

垂直荷重計測用のロードセルは，加圧盤側に付けると，

せん断に伴う供試体の体積膨張により発生するせん断

箱内部との摩擦力を計測できないので，載荷軸とは反対

側のせん断箱の下部に設置している。 

供試体寸法は，せん断帯を長手方向に観察するために，

50mm×50mm の正方形断面，厚さ 40mm の矩形供試体

を基準とした。せん断箱前面に硬質のアクリル板を取り

付けることで，せん断帯の観察を容易とした。せん断は，

上部せん断箱を高剛性ボルトで連結固定させ，下部せん

断箱を水平移動させることで実施している。またメガト

ルクモータを任意の高さで固定することができるため，

定体積条件で一面せん断試験を実施することが可能で

ある。本論文では，圧縮成型時の垂直荷重を加圧したま

ません断する供試体（以下，正規圧密供試体と呼ぶ），

と圧縮成型時の垂直荷重を 0MPaまで除荷してせん断す

る供試体（以下，過圧密供試体と呼ぶ）の 2 種類の供試

体を用いて，ひずみ速度 0.4mm/min で水平変位 6.0mm

まで定体積条件で一面せん断試験を実施した。 

せん断帯の発生・発達過程を観察するために，せん断

箱前方に CCD マイクロスコープを設置し，デジタル画

像を撮影する。せん断箱前面に設置している硬質アクリ

ル板を通して，せん断箱のエッジ部分から伝播してくる

せん断帯を観察できるよう，写真 2 に示す枠線で囲った

箇所をせん断終了まで撮影する。撮影した画像より PIV

（Particle Image Velocimetry：粒子画像流速測定法）画像

解析をすることにより，速度ベクトルを計測する。また，

せん断終了後の供試体を専用の器具を用いて，せん断箱

より取り出し，真空パックした後，京都大学に搬入し，

マイクロフォーカス X 線 CT 装置 KYOTO-GEOμX 

CT（東芝製 TOSCANER-32250μHDK）を用いて，供試

体内部の観察を行った。 

 

2.2 不飽和供試体の一面せん断試験結果 

 

図 1 に珪砂混合率を 30%に限定して，供試体の乾燥密

度を 1.55，1.65，1.70，1.75 Mg/m3に変えて実施した試

験結果を示す。凡例の数字は乾燥密度を示しており，正

規圧密供試体には N，過圧密供試体には O を記す。図

1(a)のせん断応力～変位関係を見ると，正規圧密供試体

ではせん断初期に急激にせん断応力が増加し，水平変位

1.5mm 付近で最大せん断応力に達して，その後減少して

写真 1 高拘束圧一面せん断試験機(全様) 

硬質アクリル板 下部せん断箱 

上部せん断箱 

写真 2 せん断箱中心部 

メガトルクモータ せん断箱 

水平荷重計測用 
ロードセル 

垂直荷重
計測用 
ロードセル

- 38 -



      

いる。乾燥密度が高いほど，最大せん断応力が大きく，

その後の減少幅が大きくなっている。一方，過圧密供試

体は，せん断初期に緩やかにせん断応力が増加し，水平

変位 2.0mm 付近で一定もしくはわずかな減少となり，

明確なピークは確認できない。次に図 1(b)の応力経路を

見ると，正規圧密供試体では乾燥密度が高くなるほど供

試体の圧縮成型時に高い垂直応力を要するため，初期の

垂直応力に違いが見られる。しかしながら，各乾燥密度

においてせん断が進むにつれて，負のダイレイタンシー

の発現により，塑性圧縮を伴うひずみ軟化の挙動を示し

ている。原点と各々の乾燥密度の最大せん断応力を直線

で結ぶことでせん断抵抗角を求めると，φ’=33°とな

る。過去に実施されている緩衝材の飽和三軸試験におけ

る内部摩擦角φ'=16.6°4)よりも大きい値を示している。

一方，過圧密供試体では正のダイレイタンシーにより，

せん断応力が増加するとともに垂直応力も増加する挙

動を示している。 

図 2 には供試体の乾燥密度 1.55 Mg/m3において，珪砂

混合率を種々に変えて実施した試験結果を示す。凡例は，

正規圧密供試体には N，過圧密供試体には O を記し，数

字は珪砂混合率を示している。図 2(a)のせん断応力～変

位関係を見ると，正規圧密供試体では珪砂混合率が高く

なるほど最大せん断応力が小さくなっている。過圧密供

試体の O-40%および O-50%においては，せん断初期に

急激に増加したせん断応力がわずかに減少した後，再び

増加する挙動を示している。図 2(b)の応力経路を見ると，

正規圧密供試体においては，珪砂混合率が高くなるほど，

高圧を要する要因となる粉末状のベントナイトの割合

が少ないために，初期の垂直応力は小さくなっている。

せん断抵抗角を求めると正規圧密供試体 N-40%および

N-50%では N-30%よりも大きくφ’=37°となり，珪砂混

合率が高くなるとせん断抵抗角が大きくなることを示

している。 

 

2.3 PIV 画像解析によるせん断帯の観察 

 

一面せん断試験中のせん断帯の生成・発達の観察を行

った。2.2 節で示した図 1 の乾燥密度 1.70 Mg/m3の正規

圧密供試体および過圧密供試体の一面せん断試験中に

撮影した写真に速度ベクトル分布を重ねて示したもの

を示す。 

デジタル画像の 15 ピクセル四方を 1 要素として，縦

31 要素×横 40 要素の計 1240 要素で写真全領域をカバ

ーしており，1 ピクセルあたりの実際の長さは約 0.01mm

となっている。ベクトルの速度の色表示に，最大値

10μm/s を赤色，最小値に 0μm/s を青色で評価した。 

図 3(a)の正規圧密供試体の速度ベクトルを見ると，水

平変位 1.5mm で斜めの亀裂が発生し，変位が進むにつ

れて小さな亀裂を伴い，速度ベクトルの領域を拡大して

いる。せん断初期に斜めに入った亀裂は徐々に水平に近
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(a) せん断応力～変位関係 

(b) 応力経路 

図 1 乾燥密度の異なる供試体の試験結果 

(a) せん断応力～変位関係 

(b) 応力経路 

図 2 珪砂混合率の異なる供試体の試験結果 

φ'=33° 

φ'=33° 

φ'=37° 
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づく。次に図 3(b)の過圧密供試体の速度ベクトルを見る

と，早い段階の水平変位 1.0mm で観察領域全体に水平

な亀裂が生じ，この亀裂より下側の領域が右方向に移動

している。また，正規圧密供試体とは異なり，初期に発

生した水平な亀裂はそのまま観察できる。その下側の領

域がせん断に伴いゆっくりと移動し続けていることが

わかる。また，下側領域の移動に伴い，亀裂の開口部が

大きくなっている。 

 

2.4 X 線 CT による供試体内部の観察 

 

前節では，PIV 画像解析による結果から，供試体表面

上におけるせん断帯の生成・発達を観察したが，本節で

は，供試体の内部構造変化について観察する。 

写真 3 にせん断終了後に供試体を取り出す手順を示

す。せん断箱ごと供試体を一面せん断断試験機本体より

取り出し，専用の治具を取り付け，油圧ジャッキを用い

て，せん断箱から供試体を取り出す。一面せん断試験に

よって損傷を受けた供試体は脆性的であるため，すべて

の工程を慎重に行う。取り出した供試体は含水比が変化

しないように，真空パックし，京都大学に搬入し，X 線

CT 撮影する。 

図 4 に正規圧密供試体および過圧密供試体の X 線 CT

による内部観察結果を示す。供試体名は図 1 で用いたも

のと同様である。供試体のほぼ中央を撮影しており，X

線の透過量が多いほど黒くなり，低密度領域を示してい

る。正規圧密供試体および過圧密供試体ともにせん断箱

0 

水平変位 1.5mm 水平変位 3.0mm 水平変位 6.0mm 10μm/s 

0 

水平変位 4.5mm 

10μm/s 水平変位 1.0mm 水平変位 3.0mm 水平変位 6.0mm 水平変位 4.5mm 

写真 3 せん断箱から供試体を取り出す過程 

（d）せん断箱から取り外した
試験後の供試体 

（c）油圧ジャッキによる
下部せん断箱の取り外し 

（a）油圧ジャッキによる
上部せん断箱の取り外し 

（b）上部せん断箱を
取り外した状態 

1.55-O 1.70-O 1.75-O 

1.55-N 1.65-N 1.70-N 1.75-N 

図 3 速度ベクトル；(a) 正規圧密供試体（上図），(b) 過圧密供試体（下図） 

図 4 X 線 CT 結果 
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端部から供試体内部に向かって，斜めの亀裂が発生して

いることが確認できるが，供試体中心部では連続した水

平な亀裂は確認できない。また，正規圧密供試体と過圧

密供試体の X 線 CT 結果が類似しているのは，図 1 で示

した結果における残留応力が近い値だからである。しか

しながら，高密度供試体である 1.75N および 1.75O につ

いては，中心部でうっすらと連続した低密度領域が確認

できる。 

 

3. 飽和供試体の一面せん断試験 
 

3.1 飽和供試体作製方法 

 

本試験では飽和供試体作製用モールドを用いて飽和

供試体を作製する方法を基本としているが，その作製過

程は，最終処分場での緩衝材の状態を模擬していないこ

とが懸念されるため，本論文では一面せん断試験機内で

圧縮成型し飽和させ供試体を作製する方法も用いた。 

 

3.1.1 飽和モールドを用いた供試体作製方法 

 

不飽和供試体を作製する際と同様に，ベントナイト供

試体の試料を計測し，写真 4 に示す飽和モールドの一部

である直径 80mm，高さ 20mm の高剛性圧縮リングに詰

め，油圧ジャッキにより，リング高さまで圧縮する。圧

縮リングごと供試体を飽和モールドにセットし，上部載

荷ピストンを設置した後に，写真 5 に示す剛なフレーム

によって，軸変位を固定する。図 5 に飽和モールドの概

略図を示す。供試体の上下にはポーラスメタルがあり，

吸水が可能となっている。アクリル円筒内に蒸留水を入

れ，浸潤飽和させるが，浸潤初期は片面注水で供試体内

の空気の逃げ道を確保しながら，実施し，その後両面注

水させる。その際に，ロードセルにより膨潤圧を計測し

て，飽和の目安とする。膨潤圧がある程度一定になった

時を飽和とし，飽和モールドを解体し，供試体を取り出

す。専用のガイドカッターを用いて，50mm×50mm×

20mm 厚の短形供試体に成型し，飽和時に計測した膨潤

圧と同等の垂直荷重を作用させた後，一面せん断試験を

実施した。 

 

3.1.2 一面せん断試験を用いた供試体作製方法 

 

不飽和供試体を作製する際と同様に，配合した試料を

せん断箱に入れ，高拘束圧一面せん断試験機により圧縮

成型し，不飽和供試体を作製する。供試体寸法は飽和モ

ールドと同様の 50mm×50mm×20mm 厚とした。本論文

では正規圧密供試体と過圧密供試体の 2 種類の供試体

を飽和させた。図 6 に試験機中心部の概略図を示す。供

試体上下にポーラスメタルがあり，吸水が可能となって

いる。浸潤初期は上下せん断箱間まで蒸留水を入れて，

空気の逃げ道を確保しながら実施し，その後，せん断箱

上部まで入れて最終的な飽和化を約 1 ヶ月間行った。そ

の際，飽和過程の膨潤圧をせん断箱下部に設置されたロ

ードセルにより計測した。最終的な膨潤圧は正規圧密供

試体，過圧密供試体いずれも同様な値を示した。飽和後，

蒸留水を排水し，一面せん断試験を実施した。 

図 6 試験機中心部の概略図 

蒸留水 
加圧板 

供試体  

断面積：50mm×50mm 

 高さ：20mm

上部せん断箱 

下部せん断箱 

供試体 

直径：80mm 

高さ：20mm

上部載荷ピストン 

蒸留水 

図 5 モールド概略図 

ポーラスメタル 

ろ紙 

写真 5  4 連載荷フレーム 

ロードセル 

高剛性圧縮リング 
上部載荷ピストン 

ポーラスメタル 

写真 4 専用飽和モールド 

第22回中部地盤工学シンポジウム

- 41 -



   

3.2 飽和供試体の一面せん断試験結果 

 

図7に飽和モールドで作製した供試体の乾燥密度1.55，

1.60，1.70，1.75，1.80 Mg/m3の一面せん断試験結果を示

す。凡例は乾燥密度を示している。また，各供試体の初

期垂直荷重は飽和過程で観測した膨潤圧を使用した。 

図 7(a)に示すせん断応力～変位関係を見ると，せん断

開始時より急激にせん断応力が上昇し，ピークに達する

と，緩やかにひずみ軟化する挙動を示している。また，

乾燥密度が高くなるほど，最大せん断応力が大きく，ピ

ーク後の減少幅が大きいことがわかる。図 7(b)に示す応

力経路を見ると，せん断開始時よりせん断応力が上昇し，

負のダイレイタンシーにより供試体体積を収縮すると

ともに垂直応力が減少している。各供試体の最大せん断

応力を示す応力状態と原点を結んでせん断抵抗角を求

めると，乾燥密度が高くなるにつれて，せん断抵抗角が

高くなる傾向が見られる。緩衝材の飽和三軸試験 4)から

得られた内部摩擦角と比較すると近い値であるが，2.2

節に示した不飽和供試体における一面せん断試験の結

果と比較すると小さい値である。 

図 8 に乾燥密度を 1.60 Mg/m3に限定し，試験機内で飽

和させた供試体の一面せん断試験結果を示す。なお，飽

和モールド内で作製した供試体の試験結果も比較のた

め掲載した。凡例において試験機内で飽和させた供試体

の頭には S をつけ，浸潤させる前の供試体の状態が正規

圧密の場合を N，過圧密の場合を O とした。 

図 8(a)に示すせん断応力～変位関係を見ると，試験機

内で飽和させた供試体の方がピークに達する水平変位

が若干小さく，最大せん断応力に大きな差が見られ，ピ

ーク後のせん断応力の減少幅が大きいことがわかる。図

8(b)に示す応力経路を見ると，膨潤圧の違いのために初

期垂直応力に差が見られ，モールド内と試験機内で飽和

させた供試体とではせん断開始時の立ち上がりに違い

が生じている。これはせん断開始前に，上下せん断箱間

隔を空けるために上部せん断箱を引き上げた際に，供試

体とせん断箱壁面の間の摩擦力により，供試体に負荷し

ていた垂直応力が減少したために，供試体が過圧密挙動

を示したと考えている。ただし，試験機内で作製した供

試体のせん断抵抗角は，飽和モールドで作製した供試体

のせん断抵抗角と同じφ'=18°となり，作製方法による

違いは生じなかった。 

 

3.3 PIV 画像解析によるせん断帯の観察 

 

不飽和供試体と同様に，飽和供試体でもせん断帯の生

成・発達を観察した。図 9 に 3.2 節で示した飽和モール

ドおよび試験機内で作製した供試体における一面せん

断試験中に撮影した写真に速度ベクトル分布を重ねて

示したものを示す。 

図 9(a)のモールドを用いて作製した供試体における
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図 7 乾燥密度の異なる供試体の試験結果 
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図 8 供試体作製方法の異なる供試体の試験結果 
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速度ベクトルを見ると，不飽和供試体と違い，水平変位

1.5mm に達しても，明確な亀裂は生じず，水平変位

3.0mm で空洞が見られる。これは，供試体設置時にアク

リル板との間に隙間ができることにより，空洞が見えた

り見えなかったりするものと考えられる。変位が進むと，

その現象が顕著に見られる。図 9(b)の試験機内で作製し

た供試体における速度ベクトルを見ると，図 9(a)よりも

速度ベクトルが少なくなっている。これは飽和させた際，

供試体がアクリル板にくっつき，全体的にぼやけた画像

になってしまったためと考えられる。一面せん断試験を

している間，明確な亀裂は生じなかった。 

 

3.5 X 線 CT による供試体内部の観察 

 

不飽和供試体と同様に，飽和供試体でも供試体内部の

構造変化を観察した結果を図 10 に示す。供試体名は，

図 7，図 8 で用いたものと同じである。全体的に密度の

ばらつきが見られるが，特に 1.75，1.80 では上下せん断

箱間の端部より左斜め下に向かって明確な亀裂が生じ

ているのが確認できる。S1.60-O においては，上下せん

断箱境界の両端部から供試体内部に向かう水平な低密

度領域が見られ，内部に行くほど，不明確になっている。 

飽和供試体による一面せん断試験について，2 次元平

面ひずみ条件下でシミュレーションを実施することで，

供試体内に発生するせん断帯近傍の密度構成について

調べた 5)。 

解析には GEOASIA を用い，SYS カムクレイモデル

の基本的なパラメータは，日本原子力研究開発機構

(JAEA)の緩衝材の基本特性データベースで一般公開さ

れているベントナイト珪砂混合供試体の一次元圧密試

験および非排水三軸試験の結果より設定した 4)。それ以

外の弾塑性パラメータは，初期有効拘束圧 0.9 MPa にお

ける実験結果を説明するように設定した。シミュレーシ

ョンにおける供試体寸法は前述の飽和供試体の試験と

同様にした。要素数は横 50 要素×縦 40 要素の合計 2000

要素である。境界は，下部せん断箱と接する部分は固定

境界とし，上部せん断箱と接する部分は唐変位境界とし

た。せん断は，上部せん断箱を右方向に強制変位させた。 

図 11 に一面せん断試験の数値シミュレーション結果

におけるせん断ひずみ分布を示す。水平変位 0.5mm か

ら 3.8mm まで示したものである。上下せん断箱間の両

端から発生したせん断ひずみの集中領域が水平変位

1.0mm を超えるあたりで明確に水平につながり，せん断

帯を形成している。S1.60-O で生じた低密度領域と類似

するものをシミュレーションでも生じている。図 12 は

比体積変化の分布であり，圧縮を青，膨張を赤とする。

せん断帯の両端には，応力解放ならびに引張ひずみの発

生によって膨張する領域が発生しているが，試験時に亀

裂が発生する場所と調和している。これは，今回の亀裂

がせん断箱の端部という特殊な境界条件下で発生して

いることを示している。なお，解析でも試験でも供試体

の中心部では低密度領域は見られない。 

0 

水平変位 1.5mm 水平変位 3.0mm 水平変位 6.0mm 10μm/s 水平変位 4.5mm 

水平変位 3.0mm 水平変位 6.0mm 水平変位 4.5mm 水平変位 1.0mm 
10μm/s 

0 

S1.60-N S1.60-O 

1.60 1.70 

1.80 1.75 

図 9 速度ベクトル；(a) モールドを用いて作製した供試体（上図），(b) 試験機内で作製した供試体 

図 10 X 線 CT 結果 
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4. 結論 
 

本研究を通して，以下の知見を得た。 

(1) 乾燥密度が異なる不飽和圧縮ベントナイトにおい

て，正規圧密，過圧密ともに乾燥密度が高くなるほ

ど，最大せん断応力が大きく，また正規圧密ではピ

ーク後に負のダイレイタンシーの発現により塑性

圧縮を伴うひずみ軟化する挙動を示している。せん

断抵抗角はφ'=33°と，緩衝材における飽和三軸試

験の内部摩擦角の約 2 倍を示した。 

(2) 珪砂混合率の異なる不飽和圧縮ベントナイトにお

いては，正規圧密，過圧密ともに珪砂混合率が高く

なるほど，最大せん断応力が小さくなるが，正規圧

密において，珪砂混合率が高くなるほど，せん断抵

抗角は大きい値を示した。 

(3) 不飽和条件下の正規圧密および過圧密供試体にお

ける PIV 解析よりせん断に伴う亀裂を観察するこ

とができた。過圧密のおいては，せん断が進むにつ

れて，下部領域で亀裂が大きくなることが示された。 

(4) せん断後の不飽和供試体において，X 線 CT を用い

て，供試体内部を観察した結果，供試体内部に向か

って，斜めに亀裂が生じていることが確認されたが，

供試体中央部では，低密度領域は確認されなかった。 

(5) 乾燥密度の異なる飽和圧縮ベントナイトにおいて，

不飽和供試体と同様な挙動を示し，乾燥密度が高く

なるほど，せん断抵抗角は大きくなるが，不飽和供

試体よりも小さい値を示した。 

(6) 供試体作製方法の異なる飽和圧縮ベントナイトに

おいては，挙動に違いが見られたが，せん断抵抗角

に有意な差は生じなかった。 

 

(7) PIV 画像解析により，飽和供試体のせん断帯の観察

を行ったが，明瞭な亀裂は観察できなかった。 

(8) せん断後の飽和供試体において，X 線 CT を用いて，

供試体内部を観察した結果，乾燥密度が高くなるほ

ど，亀裂が生じやすいことが示された。 

(9) 飽和供試体の一面せん断シミュレーションでは，X

線 CT と同様な傾向が得られた。 

以上の結果より，不飽和圧縮ベントナイトは乾燥密度

および珪砂混合率が高くなることで大きなせん断強度

を有するが，大変位による亀裂を生じやすくなることが

示唆された。そのため，せん断強度，亀裂の発生を考慮

して，その両方を満足する乾燥密度および珪砂混合率を

求める必要がある。再冠水後を考慮した飽和圧縮ベント

ナイトにおいては，供試体作製方法において，せん断強

度に有意な差は生じないことが分かり，大きな変位が生

じても，低密度領域が発生しないことが示された。 
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浸透発泡乳化法と毛管ウェルポイントによる大型土槽油汚染浄化実験 
Purification experiment in oil polluted large soil tank  

with seepage /sparkle/emulsification method and wellpoint in capillary zone 
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概   要 
油による地盤汚染が問題となっている。揮発性油に関する浄化の研究は進んでいるが、機械油などの高粘性油に対して

はあまり進んでいない。本研究室では、界面活性剤で機械油を乳化させ非掘削浄化する技術について研究を行っている。

油汚染ゾーンの下部より化学反応により発泡する重曹と酢酸を添加した界面活性剤を浸透させることにより乳化を促進

する方法を発案した。これに加え下部から空気を圧入することにより、浄化液が油汚染ゾーン深くに浸透したのちに発泡

するように工夫した。これらにより乳化した汚染油を、上部から別途界面活性剤を浸透させることによってできた流れに

乗せて流動させ下流の適切なポイントで吸引・回収する実験を行った。 
実験の結果、発泡により油の乳化が促進され、その回収に成功した。空気圧入により汚染ゾーンの下部に空気のエリア

が広がり、地下水の揚水を抑えつつ、乳化液を効率よく吸引できる好ましい結果も得られた。 
 

キーワード：油汚染地盤，浄化，非掘削，界面活性剤，浸透発泡乳化法 
 
 

1. は じ め に 
 
油による地盤汚染が問題となっている。このうちトリク

ロロエチレンなどの有機塩素化合物，あるいは燃料といっ

た揮発性に富み粘性の小さな油に対する浄化は進んでい

るが，機械油などの揮発性に乏しい高粘性油に対しての浄

化技術開発はあまり進んでいない。多くの機械工場で用い

られるこうした機械油の地盤汚染が今後問題になるとい

われており，我が国の中小の事業所数から考えても，浄化

需要は非常に大規模である。機械油は潤滑油として対象物

に膜状に付着することを目的に作られているため，土粒子

に対する付着性が高く，かつ揮発性にも乏しいため，非掘

削で除去する有効な技術は現在までのところ確立されて

いない。そのため，機械油で汚染された地盤は，汚染土壌

を掘削して運搬し産廃処理するしかないが，埋め戻すため

の土も別途必要であるから，運搬費は汚染土壌の単純に約

2倍必要であり膨大な額となる。また，埋め戻し土を採取

するには場合によると貴重な自然を破壊しなければなら

なくなるうえ，産廃処理が適正に行われず新たな汚染問題

を引き起こしてしまうケースも懸念されている1)。非掘削

浄化が可能になればこういったリスクを回避できるだけ

でなく工場を操業したまま行うことが可能になり，社会的

な貢献度は高いものと考える。 

本研究の目的は大同大学・棚橋研究室がこれまでに開発

した，地盤に浸透した重曹・界面活性剤・酢酸水溶液の反

応による発泡で機械油を乳化させる浄化技術「浸透発泡乳

化法」に毛管上昇帯でのウェルポイント回収を組み合わせ

ることで，機械油汚染地盤の効率のよい非掘削浄化技術の

確立を目指すことである。 

「浸透発泡乳化法」における二酸化炭素の発生の化学反

応を以下に説明する。 

酢酸と炭酸水素ナトリウム（以下，重曹）を混合すると

以下の反応により酢酸ナトリウムと炭酸が発生する。この

反応は酢酸の濃度が大きいときは進行せず，濃度が約 5％
以下で起こることが実験からわかっている。 

 
酢酸(CH3COOH) +重曹(NaHCO3) →   

酢酸ナトリウム(CH3COONa) + 炭酸(H2CO3)   
    

実際には，炭酸はすぐに分解して，以下のように水と二

酸化炭素の気体が発生する。 
 

炭酸(H2CO3)   →  H2O + CO2(気体)                 
 
本研究では，この現象を利用した「浸透発泡乳化法」を

考案した。酢酸を添加した界面活性剤と，重曹を添加した

界面活性剤の両者を汚染地盤中で接触させ，CO2を発生さ

せることで界面活性剤を発泡させるのである。従来より，
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地上であらかじめ気泡させた界面活性剤を汚染地盤に圧

入する方法は行われているが，泡状の界面活性剤は油汚染

部位内部には入って行かず，これを避けて流れてしまうこ

とがわかっている 2)。「浸透発泡乳化法」は界面活性剤が

油汚染部位内部に十分浸透したのちに内部から発泡する

ことにより，高粘性の機械油と効率よく混合され，従来法

よりも油に対する界面活性剤の乳化力が向上することを

狙うものである。 
 

2. 非掘削浄化実験 
2.1 幅広薄型二次元土槽を用いた実験（1） 
2.1.1 実験方法 
 実験装置は写真-1 に示した幅 190cm，高さ 90cm，奥

行き 5cmの幅広薄型二次元土槽を用いた。豊浦砂および初

期汚染土（写真中の白点線で囲まれた領域）を土槽に写真

-1 の様に充填し，吸引孔と注入孔を埋設した。吸引孔上部

をCMCで被覆し，空気の流入を防いだ。地下水位は破線

の位置で一定に保つ様にした。吸引孔，注入孔共に 2 番・

3 番を用い，その他のものは状況の推移に応じて使用する

ことにした。注入孔 2 番・3 番からの浄化溶液の投与は酢

酸添加界面活性剤 500ml，界面活性剤 500ml，重曹添加界

面活性剤 500ml，界面活性剤 500mlの順に行った。 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真-1 幅広薄型二次元土槽を用いた実験 初期状態 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真-2 幅広薄型二次元土槽を用いた実験 

開始から 9時間 30分後 

 

2.1.2 実験状況 
写真-2 は，実験開始 9 時間 30 分後の様子である。写

真に示した初期汚染領域と比較して，土槽の左端では吸引

によって汚染油が吸引孔に向かって若干上昇している様

子が分かる。土槽右端では，注入した浄化溶液の発泡によ

って乳化した油が，上方向に移動している様子が分かる。

しかし，土槽中央部の汚染油はあまり移動していない。右

井戸に浄化溶液が流出しており，土槽中央下部の豊浦砂が

乾燥していたことから，ここでCO2の気泡が停滞して塊と

なり，後続の浄化溶液の流れを阻害していると考えられた。

酢酸添加界面活性剤と重曹添加界面活性剤を投与する合

間に界面活性剤を投与する事により注入孔近傍で反応を

起こさない様に工夫したことで，実際に注入孔から離れた

汚染領域の付近で反応を起こす事ができたのだが，吸引効

果が黒点線部あたりまでしか及んでいない為、回収されな

い気泡が蓄積してしまったものと思われる。これ以上の進

展が見られないと判断した為，この時点で実験を終了した。

この実験から， CO2 の気泡塊上部に吸引孔を設置し，そ

れを用いてCO2の気泡塊を吸引回収する事ができれば，浸

透阻害を取り除くと共に油汚染部位をCO2 の気泡が通過

することで乳化が促進され浄化が進行するのではないか

と考えられたため，次のような実験を行うことにした。 
 
2.2 薄型二次元土槽を用いた実験（１） 
2.2.1 実験方法  
実験には前出の薄型二次元土槽(内寸幅 60cm，高さ 60cm，

奥行き 5cm)を用いた。充填土試料と汚染土も同様のもの

を用いた。写真-3 の白線に示すように汚染ゾーンを設けた。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

写真-3 薄型二次元土槽を用いた実験の初期状態 

 

汚染ゾーンの中央下部に圧入孔を上下二対合計４つ，上

部に吸引孔を 3 つ埋設した。吸引孔は目詰まり時のバック

アップとして複数埋設したもので，平常時は 2 番を用いて

吸引することにした。また，吸引孔の上部にはゴム板を用

いて仕切りを設け，CMCを混合した充填を施し，被覆効

果を持たせた。 
土槽の両側に井戸を設け，井戸上部より水を給水しつつ，

下から四段目のバルブを開放しオーバーフローさせ水位

を固定した。4 つの注入孔のうち下部の 2 つから空気を供

給し，空気の流路によって井戸からの地下水の流入を遮断

し余剰な吸引を抑制するとともに，逆に井戸へ浄化液が流

れ出す事を防ぐバリア効果を期待した。注入孔の上部の 2
つからは重曹添加界面活性剤と酢酸添加界面活性剤を投

与する。このとき発生した気泡を空気が押し上げることに

よる浄化効率の向上も期待して実験を行った。 

写真-2 薄型二次元土槽を用いた実験の初期状態 
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2.2.2 実験状況  
写真-4 は実験開始 2 時間後の様子である。圧入孔から吸

引孔まで一直線に浄化されていることが目視できる。また，

下部の圧入孔より空気の層が形成されて，地下水の吸い上

げを抑制することに成功している。さらに空気による押し

上げ効果と吸引により，問題であった気泡の停滞が抑えら

れ，順調に浄化が進んでいる。 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真-4 実験開始 2時間後 

 

写真-5 は実験開始 4 時間後の様子である。中央の初期汚

染ゾーンの浄化がほぼ完了している。また，実験前の予想

では圧入孔から吸引孔へ一直線上の狭い範囲しか浄化で

きないのではないかと考えていたが予想よりも広範囲で

浄化されている。写真-8 を見てもわかるように，吸引孔と

圧入孔から離れた部分の汚染もまだらになっており乳化

が進んでいることが見てとれる。井戸に近い部分にも乳化

が広がり全面的に浄化が進行するのではないかと期待し

観察を継続した。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

写真-5 実験開始 4時間後 

 

実験開始から 10 時間後（写真なし），全面的に乳化が進

み初期汚染ゾーンの浄化がほぼ完了したが，予想よりも浄

化液が広範囲に拡散してしまい井戸に浄化液が流れ出て

しまった。また，乳化液が毛管上昇してしまい，吸引圧の

掛からない部分に移動し油が残留してしまった。この後，

数時間継続したが大きな変化が見られなかったため実験

を終了した。 

2.3 薄型二次元土槽を用いた実験（２） 
2.3.1 実験方法  
写真 6 のように薄型二次元土槽(縦 80cm×横 72cm×奥行

き5cm)を用い，充填試料と汚染土も同様のものを用いた。

写真 6 の白い点線が初期の汚染土の位置である。1，2 か

ら重層と酢酸を発泡させて上部から水を散布し，3 から吸

引を行った。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

写真-6 発泡を用いた浄化実験 

 
2.3.2 実験状況 
1，2 から重層と酢酸を圧入し発泡させたところ、写真-6

のように順調に乳化していったので，3 から吸引を行った

が吸引孔の回りしか浄化できず大半が残ってしまった。な

ぜこのようになったか考察したところ，発泡の流れと吸引

の流れが反対だからではないかと考えられた。発泡と吸引

の流れを同じ方向にすればより効率よく浄化できるので

はないかと考え，発泡し乳化した先に吸引口の設置位置を

変更したのが写真-7 である。 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

写真-7 発泡と界面活性剤を用いた浄化実験 

 

写真-7 のように吸引孔の位置を変えたことにより，効率

よく浄化が進行するようになった。ただし油の浄化が進ん

でくると徐々に地下水を吸引するようになり，あまり右の

ほうに吸引口を設置してしまうとさらに地下水ばかりを

吸うことも確認できた。写真-7 で行った実験を終了したの

ち，土槽を解体して土試料を 9 つのブロックに分けてノル

マルヘキサン抽出による残留油分の分析を行った。結果的
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 4 

に数値としては 9 つ全てのブロックで残留油分質量比は

1％未満であったが，局部的に汚染土が見つかったところ

があり，この部分はやはり周りより残留油分質量比は高か

った。 
2.3.3 追加実験 
追加実験として，発泡をより深く浸透させるため重曹と

酢酸を圧入する下から空気を圧入し，より深くまで届くよ

うに試みたのが写真-8 の実験である。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

写真-8 浸透発泡乳化法を用いた浄化実験 

 
重曹と酢酸を圧入する下から空気を圧入したことで，こ

れに押し上げられた発泡界面活性剤の油汚染部分への浸

透が促された。さらに地下水に空気が溜ったことで界面活

性剤が下流の地下水に無駄に流出しにくくなった。空気を

圧入したことで吸引孔から過剰に揚水してしまう地下水

量も減らせた。 
目視で土の中に汚染油が見受けられなくなったのち，ノ

ルマルヘキサン分析を行ったところ，9 つのすべてのブロ

ックが 1％未満であった。 
 
2.4 幅広薄型二次元土槽を用いた実験（2） 
2.4.1 実験方法 

 2.3 の追加実験において良い成果が得られた写真-8 のよ

うな配置で幅広薄型二次元土槽を用いて実験を行うこと

にした。今回の実験では写真-9 の初期状態のような位置関

係で吸引孔と圧入孔を埋設した。  
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真-9 幅広薄型二次元土槽を用いた実験の初期状態 

 

この配置により，汚染油は下からの発泡と上からそれを

抑える液体状の界面活性剤の降下により挟み撃ちになり

両サイドへと追いやられ、これを待ち構えるように側方に

オフセットした吸引孔で回収する，という図-1 のような

挙動を想定した。  
 
 
 
 
 
 
 
 
 

図-１ 挙動予想図 

 
写真-9 の初期状態において右吸引孔より右側に初期汚

染土が充填されていないのは，右吸引孔でキャッチできず

に流れて行ってしまう油がどの程度かを観察するためで

ある。注入・吸引は左右で独立しており進行や状況によっ

て片方ずつ制御できるようになっている。 
界面活性剤には，ペレソフト 205 を 3％に希釈した水溶

液を用いた。左右の上部圧入孔からは界面活性剤，左右の

下部圧入孔の 1 からは重曹添加界面活性剤，2 からは酢酸

添加界面活性剤を圧入し発泡をさせ 3・4 からは空気を圧

入する。この操作で汚染油が乳化するにはある程度の時間

を要することから，上部からの界面活性剤の圧入と吸引の

操作は，汚染油がある程度乳化しているのが確認できた際

にのみ行うことにした。 
 

 
 
 
 
 
 
 
 

写真-10 実験開始から 6時間後 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

写真-11 実験開始から 10時間後 
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2.4.2 実験状況 
写真-10 が実験開始から 6 時間後の写真である。下部圧

入孔 1・2 の上の汚染油が左右とも押し上げられているの

が目視できる。写真-11 は 10 時間後の写真である。右側に

比べ左側は壁になっているので明らかに浄化が先行して

おり，上下の圧入孔の間に存在した汚染油が浄化されたこ

とにより，汚染ゾーンの側方からも乳化していくことがで

き浄化のスピードアップが期待される。 
 

 

 

 

 

 

 
 

写真-12 実験開始から 16時間後 

 
写真-12 は 16 時間後の写真である。初期油汚染部分の

左のほうは目視できないくらいまで浄化できている。ここ

で左の圧入孔からはこれ以上界面活性剤を圧入する必要

はないと判断し，すすぎのための水に切り替えた。右側は

左に比べると浄化は遅れているが，上下圧入孔の線上に存

在した汚染油が浄化されたことにより左側同様に浄化の

スピードアップが期待できる。 

 

 

 

 

 
 
 
 

写真-13 実験開始から 24時間後 

 
写真-13 は 24 時間後の写真である。全体的に汚染はほ

ぼ目視できない程度にまで浄化されたため，ここで実験を

終了した。その後，写真-14 に示すように 27 ブロックに

分けてサンプルを取り出し，ノルマルヘキサン抽出法で残

留油分質量比（乾燥土の質量を 100％としたときの残留油

分質量のパーセント）を測定した。 

 

 
 
 
 
 
 

 

写真-14 分析結果（残留油分質量比％） 

その結果，右吸引孔の左側の 1つのブロック以外はすべ

て１パーセント以下になっていることがわかった。右吸引

孔の周りは左に比べると若干高い数値となっているが，こ

れは左のほうの浄化が先行していたためであり，あと数時

間実験を継続してから分析を行っていたら差はさほどで

はなかったと考えられ，おおよそ今回の実験の浄化方法・

配置は成功であったといえる。 

 

2.5 幅広薄型二次元土槽を用いた実験（3） 

2.5.1 実験方法  
前節の実験 2.4 では好ましい結果が得られたが，実際

の地盤に応用するには埋設ピッチが約 50cmでは狭すぎる

ことが懸念された。一方，装置の全幅（190cm）について

浄化を試みた以前の実験 2.1 において写真-2 のようになっ

てしまったのは，確かにCO2の気泡が停滞して後続の浄化

溶液の流れを阻害した面もあろうが，それよりも圧入孔の

すぐそばに井戸があったためにここに流出してしまい正

確に実験が行えていなかったのではないか，という省察も

ある。そこで，埋設物の配置を見直し，あらためてどこま

での水平距離の汚染油を浄化できるのかを検証する実験

を行うことを考えた．図-2 の(a)(b)に今回の幅広薄型二次

元土槽を用いた実験（3）において期待する挙動をイラス

トで示した。 

 

 

 

 

 

 

 

図-2(a) 挙動予想 下からの発泡と空気の圧入より油を乳化 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-2(b) 挙動予想 上から界面活性剤で乳化油を押し流す 

 

今回は左端に圧入孔を集め，圧入孔の 1 からは重曹添加

界面活性剤，2 からは酢酸添加界面活性剤を圧入して発泡

させ，3・4 からは空気を圧入する。この実験では，発泡

と空気圧入のみの圧入孔からどこまで遠くまでの油を乳

化できるかを見たいので，吸引は行わないこととした。図

-2 の(a)のように地下水面へと空気が浮上する力によって

発泡した界面活性剤が汚染油下面に押しつけられ，油を乳

化させながら右の井戸のほうへと移動していく挙動を期

待する。これがどの範囲まで到達できるのかを観察する。

第22回中部地盤工学シンポジウム

- 49 -



 6 

その後，タイムラグを置いて図-2 の(b)のように土槽左端

の地表面から界面活性剤水溶液（重曹・酢酸無添加）を投

与することによって，乳化油を効率よく井戸まで押し流し

てゆくことができるのではないかと考えた。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

写真-15 幅広薄型二次元土槽を用いた実験（3）初期状態 

 
実験土試料はこれまでと同様に豊浦砂を使用し，エンジ

ンオイルをズダン IV で赤く着色し土試料に混ぜた汚染土

を写真-15 のように充填して初期汚染領域を作成した。実

験の後半で上部から投与する界面活性剤水溶液はペレソ

フト 205 を 3％に希釈した水溶液とした。左下部圧入孔の

1 からはこの界面活性剤水溶液に重曹を添加したもの，2
からは酢酸を添加したものを圧入して発泡をさせ，圧入孔

3･4 からは空気を圧入した。 
2.5.2 実験状況  
写真-16 は実験開始から 6 時間後の写真である．空気と

発泡で乳化が進行し，圧入孔付近の汚染油が激しく押し上

げられているのが確認できる。 
 

 

 
 
 
 
 
 

写真-16 実験開始から 6時間後 

 

予想では図-2 の(a)のように発泡した界面活性剤が右の

方向に流れていくと考えていたが，上に流れていく成分の

ほうが多く見られた。発泡だけでも上に流れるがさらに空

気まで圧入しているので上に流れやすくなっている。空気

は地下水面下に領域を広げつつあり，これを乗り越えるか

たちで発泡した界面活性剤がちょうど油汚染ゾーンを通

過しつつ右へ移動してゆくことが期待される。気になった

のは汚染ゾーンの中央やや左で油の汚染が分断されるよ

うに浄化されつつあることであった。この浄化ルートから

左側の汚染域はこのあと流れの無い領域となり浄化され

にくくなってしまわないかという懸念も浮かんだが，実験

を継続した。 
 

写真-17 は実験開始から 13 時間後の写真である。先ほ

どの写真-16でいったん浄化されたルートに乳化したエン

ジンオイルが流れ込み結局これを塞いでしまった。左上部

にせり上がっていた乳化油が全体的に右へと移動したた

めにいったん浄化できたところに流れ込んだことが観察

された。 

 
 

 
 
 
 
 
 
 

写真-17実験開始から 13時間後 

 

同じように上昇してきた発泡界面活性剤もこの乳化液

の流れに飲まれる形でともに右下へと進む流れが形成さ

れつつある。その流れの下には写真-17 よりも右のほうま

で空気による低透水性の領域が待ちかまえるように展開

されてきており，これによって下方への浸透を阻まれるこ

とで行き場をなくした乳化油が右のほうへと徐々に移動

してゆく，という図-2 の(a)のような状況になりつつある。 
しかし，この数時間後から圧入した空気と発泡界面活性剤

に押し上げられすぎて，徐々に地表面にエンジンオイルが

にじみ出てきてしまった。これは想定していなかったシナ

リオであったが，当初の計画で後半行うことにしていた界

面活性剤水溶液を投与する工程へと移ったところ，さらに

予想していなかった問題が生じた。その様子が実験開始か

ら 21 時間後の写真-18 である。 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真-18 実験開始から 21時間後 

 

地下水面上の不飽和帯に界面活性剤の気泡が存在する

領域が広がったため，これに阻害されて地表面から投与し

た界面活性剤がほとんど浸透して行かない状況になり，計

画した実験が進行できなくなってしまった。こののち，下

方からの発泡と空気の圧入を停止して様子を見たが封入

された界面活性剤の気泡と置換して上方投与の界面活性

剤水溶液が浸透し始める気配が見られなかったため実験

を終了した。 
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2.6 幅広薄型二次元土槽を用いた実験（4） 

2.6.1 実験方法 
 前回の実験は浄化としては失敗であったが，吸引・界面

活性剤水溶液の上方投与がない状態で、下方からの浸透発

泡と空気の圧入だけを継続した場合には不飽和帯に界面

活性剤の気泡が大量に封入されその後の浄化工程が困難

になるという有益な知見が得られた。このことから，浸透

発泡乳化法を成功させるには，上方からの界面活性剤の投

与を先行させ，汚染油上部に界面活性剤の流れ領域を形成

させた後に下方からの浸透発泡を行う手順とすべきこと

がわかった。一方，前回の実験状況を観察する中で，浸透

発泡を行わず下部からの空気の圧入だけではどうなるの

か，という興味が生まれてきた。もし，空気の地下水面へ

と浮上しようとする力で界面活性剤および乳化した油を

側方移動させることができるのであれば，前回の実験で問

題になった，不飽和帯に界面活性剤の気泡が大量に封入さ

れてしまうというリスクがなくなる。 

そこで，一度浸透発泡乳化法から離れ、重曹・酢酸によ

る発泡は行わず界面活性剤と空気のみで実験を行った。実

験装置、実験試料そして界面活性剤も前回と同じペレソフ

ト 205(ミヨシ油脂製)を 3％に希釈したものを使用し写真

-19 のように充填を行った。 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真-19 幅広薄型二次元土槽を用いた実験（4）初期状態 

 

今回は先に左上部から界面活性剤を散布したのちに左

下部圧入孔 2 から界面活性剤を，圧入孔 1，3 から空気の

圧入を行う。図-3(a)のように先に左上部より界面活性剤を

先行して散布することで，前回問題になった地表面に汚染

油がにじみ出るのを防止するとともに，先に毛管上昇帯に

界面活性剤の浸透流を形成することで後で空気の気泡が

浮上してもこれを抑えて透水性が低化しないようするこ

とができないかと考えた。 
 

 

 

 

 

 

 

図-3 (a)挙動予想 上から界面活性剤を先行散布 

図-３(a)で示すように先に上部から界面活性剤を散布し

た後，タイムラグを置いて図-3(b)のように下部から界面活

性剤と空気を圧入する．圧入された界面活性剤は，空気の

浮力により汚染油の下面に常に押しつけられ，油の下面を

乳化させながら側方に流れ，地下水面付近にある汚染ゾー

ンを浄化していくものと予想した。 
 

 

 

 

 

 

 

図-３(b)下からの空気と界面活性剤の圧入による挙動予想 

 

2.6.2 実験状況 
写真-20 は実験開始から 14 時間後で，すでに｢挟み撃ち｣

の状況になりつつある。上部から散布した界面活性剤によ

り汚染ゾーンが左上部から少しずつ乳化してきていると

同時に，下部から圧入された界面活性剤が空気の浮力によ

り汚染油の下面に常に押しつけられ，油の下面を乳化させ

ながら側方に流れ，地下水面付近にある汚染ゾーンを浄化

していくものと予想した図-3(b)のようになりつつある。 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真-20 実験開始から 14時間後 

 

 写真-21 は実験開始から 30 時間後の様子である。写真か

らわかるように，下部の圧入孔のすぐ上が顕著に浄化され

ている。空気の領域が地下水の上部に広がり始め，下部か

ら圧入した界面活性剤がこれに乗り上げた格好で広域に

広がり，効率よく汚染油を乳化し続けている様子が観察さ

れる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真-21 実験開始から 30時間後 
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もう数時間もすれば圧入孔の上部が完全浄化され，油汚

染領域が寸断されて側方からの界面活性剤の浸透が始ま

ると思われる。今までに行った他の実験の観察から，この

側方からの界面活性剤の浸透が始まると浄化のスピード

が上がる傾向が強い。圧入孔１の左上部にまだ汚染油が若

干残っているが，これも時間とともに浄化されて行くので

はないかと予想し観察を継続した。 
写真-22 は実験開始から 47 時間後の様子である。前節の

実験では下からの圧入だけだったために汚染油をめくり

あげたような状況になり，初期に汚染されていなかった部

分の土に汚染油を移動させてしまい，浄化しているのか汚

染しているのか分からなかったが、今回は初期の油汚染領

域からあまり汚染油を広げずに浄化が進行している。写真

-21 で残っていた左の汚染油もかなり浄化されており、圧

入孔付近の浄化がほぼ完了しつつあるので，徐々に土槽の

右半分の浄化が進行するのを期待し観察を継続した。 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真-22 実験開始から 47時間後 

 

写真-23は実験開始から 67時間後の様子である。写真-21
に比べるとかなり浄化が進んでいるが，写真-22 に比べる

と汚染されていない上部の土に影響が出ている。上部から

散布している界面活性剤がおそらくここに届いておらず、

下部から圧入している界面活性剤が汚染油を上に押し流

しているのではないかと考えられる。 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真-23 実験開始から 67時間後 

 

写真-24 は実験開始から 87 時間後の様子である．初期汚

染領域の下のほうはかなり浄化が進んでいるが，上の方は

浄化の進行が遅い。汚染油が汚染されていない土に移動し

乳化油が滞りつつある程度は写真-23 のときよりあまり変

化が見られず，このまま浄化が進行することが望ましい。 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真-24 実験開始から 87時間後 

 
この実験は現在も進行中であるが，今までの経過を見る

と｢挟み撃ち｣の状況が安定して継続しており，挙動予想図

に近い方向に進んでいるといえる。ここまで，界面活性剤

と空気圧入のみで挙動を観察したが，本来本研究では毛管

上昇帯にウェルポイントを埋設することを考えていたの

で，土槽右端の毛管上昇帯にウェルポイントを埋設して吸

引をかけることで，ここに若干滞りつつある乳化された油

が効率よく回収でき，浄化が終了できるものと考える。 
 

3. まとめ 
 
本研究の目的は大同大学・棚橋研究室がこれまでに開発

した，地盤に浸透した重曹・界面活性剤・酢酸水溶液の反

応による発泡で機械油を乳化させる浄化技術「浸透発泡乳

化法」に毛管上昇帯でのウェルポイント回収を組み合わせ

ることで，機械油汚染地盤の効率のよい非掘削浄化技術の

確立を目指すことであった。 

実験の結果，油汚染部位の下部から発泡を行って乳化を

促進し，上部からの界面活性剤水溶液でこれを押し流すの

が成功パターンの一つであることがわかった。ただし，下

方からの浸透発泡と空気の圧入だけを継続した場合には

不飽和帯に界面活性剤の気泡が大量に封入されその後の

浄化工程が困難になるという知見が得られた。そこで，上

方からの界面活性剤の投与を先行させ，少し遅れて汚染油

の下方からの界面活性剤（発泡せず）の圧入とさらにそれ

を押し上げる空気の圧入を行う実験を行ったところ，浸透

発泡乳化法よりも｢挟み撃ち｣の状態が安定して継続でき

ることがわかった。現在進行中の実験では若干乳化油が滞

る部分が形成されつつあるが，今後は毛管上昇帯のウェル

ポイントによるその回収実験を行い，その結果を浸透発泡

乳化法と比較検討してさらなる効率のよい非掘削浄化技

術を開発したいと考えている． 
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概   要 
近年の地盤工学においては，土粒子レベルの運動メカニズムの解明が連続体としての挙動を説明する有

力な情報となることが報告されている。土粒子レベルの挙動の再現には，個別要素法が広く用いられてい

るが，間隙水の影響を考慮することが難しいため，水の挙動が支配的となる現象についてはその再現に限

界がある。しかしながら，土粒子と間隙流体の挙動を直接的に再現することができれば，液状化，締固め，

不飽和土の挙動など，未だメカニズム解明が十分でない問題に対して新たなアプローチが可能となる。本

研究では，粒子と流体の連成解析による地盤材料の直接計算手法の有効性を検証するために，地盤材料の

透水挙動を数値解析により再現した。材料には砂を想定し，粒径を変化させた場合の透水挙動を調べた。

得られた結果は，各種の透水係数の推定式で示されている粒径依存性を適切に表現できており，また，実

験結果に基づいて報告されている乱流の影響についても再現可能であることが確認された。 
 

キーワード：数値解析，透水，流体解析 
 
 

1. はじめに 
 
近年の著しい計算機能力の向上により，数値解析で再現

可能な現象の解像度も大幅に向上している。地盤工学にお

いても，土粒子レベルの運動メカニズムの解明が連続体と

しての挙動を説明する有力な材料となることが報告され

ている 1)。土粒子と間隙水および間隙空気の挙動を直接的

に数値解析で再現することにより，液状化，締固め，不飽

和土の挙動など，未だメカニズム解明が十分でない問題に

対して新たなアプローチが可能となる。 
土粒子レベルの地盤材料の挙動の再現には，個別要素法

（DEM）2) が広く用いられおり，近年では，DEM の計算
に，間隙水の影響を採り入れた研究成果も報告されている。

例えば，１次元のパイプネットワークでモデル化する方法
3)，バックグラウンドセルとダルシー則を用いて簡易的に

水圧や間隙水の移動を解く方法 4)，格子ボルツマン法によ

る間隙流体の挙動解析 3) などが挙げられる。しかしなが
ら，粒子と流体の相互作用問題は，数値流体力学の分野に

おいても未だ議論の対象であり，実現象を精度よく再現す

ることは難しい。特に，多数の粒子と流体の混合場では，

相互作用力の計算が複雑になるため，流体を直接的に解か

ず，粒子に作用する流体力をモデル化して粒子の運動方程

式の外力として表現することも多い。この場合，地盤材料

を直接的にモデル化しているとは言えず，再現できる現象

の範囲も狭い。地盤材料のミクロレベルの挙動を再現する

ためには，粒子と流体の挙動を直接的に，かつ精度よく表

現できる手法が必要となる。 
本研究では，流体と固体の混合場の解析に対して非常に

フレキシブルな解析手法である Immersed boundary method 
(IBM) 5)を用いて，地盤材料の飽和透水シミュレーション

を実施し，既存の実験結果や経験則と比較することにより，

解析結果の妥当性を確認する。 
 
2. 数値解析手法 

 
本研究では，間隙流体の挙動を差分法で表現し，土粒子

と間隙水の相互作用を IBM で表現することにより，地盤
材料内部の間隙水の挙動を直接表現する。 

 
2.1 間隙水挙動の表現 
間隙水の挙動は，非圧縮性流体と仮定して以下の

Navier-Stokes方程式を支配方程式として解く。 

guuu
u

+∇+∇−=∇⋅+
∂
∂ 21)(

ρ
µ

ρ
p

t
 

(1) 

ここで，uは速度ベクトル， pは圧力， ρは密度， µは粘

性係数である。また，非圧縮性流体の質量保存則から導か

れる以下の式を用いている。 
0=⋅∇ u

 

(2) 
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1回の計算ステップの中では以下の手順で式(1)を解く。ま
ず，次式のように，式(1)の圧力項とそれ以外の項に分離す
る。 
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(4) 

ここで，上付き添え字の nは前の時間ステップの物理量を

表し， 1+n は現在の時間ステップの物理量であることを示

している。 t∆ は 1 回の計算ステップの時間増分である。
また， tu は式(1)を分離するための仮の速度ベクトルであ
る。式(3)の各項は，既知情報である前のステップの速度ベ
クトル nu で構成されているため，仮の速度ベクトル tu を

求めることができる。これにより tu が既知となるが， 1+nu

と 1+np が未知数であるため，式(4)だけでは解くことがで
きない。ここで，式(4)の両辺の発散をとり，変形すると以
下の式を得る。 
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(5) 

ここで，式(2)に注目すると，式(2)は速度の発散がゼロに
なることを示しており，非圧縮条件が満足されるためには，

各計算ステップにおいてこの条件が満たされるべきであ

る。式(5)の左辺は，現在のステップの速度の発散を示して
いるため，ゼロになるはずである。よって，式(5)はさらに
変形されて，以下のようになる。 
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(6) 

上記の右辺は，圧力のポアソン方程式であり，中心差分法

により左辺を離散化すると，圧力を未知数とする連立一次

方程式となる。これを解いて，現在の圧力 1+np を求め，

これを式(4)に代入することで，現在の速度ベクトル 1+nu

を求めることができる。以上で示した計算アルゴリズムは，

MAC（Maker and Cell）法 6)のものであり，非圧縮性流体

解析ではこのアルゴリズムが広く用いられている。本研究

では，この一連の計算を等間隔直行格子上で行い，間隙水

の挙動を再現している。 
 

2.2 間隙水の流れの中に存在する粒子の表現 
本研究では，地盤材料の透水挙動を再現することを目的

としているため，先述の間隙水の挙動解析の中で粒子の影

響を考慮しなければならない。直行格子を用いた流体解析

の中で固体を扱う方法には，分布関数によって固体形状を

表現する CIP法 7)や Level set法 8)，格子を横切る物体の表

面位置を直接表現するカットセル法 9)10) などが挙げられ
る。前者は，各計算点の分布関数の値から固体の位置を把

握することができるため，分布関数を使って支配方程式中

で固体と流体との相互作用を表現することが可能である

が，複数個の固体が解析領域に存在するような場合は，分

布関数が局所的に変化する部分が多くなるため，高い計算

解像度が必要となる。これに対して，後者は，格子の中を

横切る物体表面を直接表現することができるが，物体表面

で格子がどのように分割されるかなどの場合分けが煩雑

であり，複数個の固体を取り扱う場合は，さらに複雑な計

算が必要となる。これに対して，本研究で用いている IBM
は，非常に複雑な形状の物体や複数個の移動物体と流体と

の相互作用に適用した研究成果が報告されており 11)12)，本

研究のように，流体の流れの中で多数の粒子を扱う場合に

は利点の多い手法である。以下では，IBMの計算アルゴリ
ズムを説明する。 

IBMでは，式(8)のように支配方程式に付加的な力 af を

導入し，物体表面の速度を強制する手法である。これによ

り，直交格子系の中で物体境界が斜めに横切るような場合

でも速度の境界条件を満足させることができる。 
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(7) 

IBMは，大別して Feedback forcing methodと Direct forcing 
method の２種類の手法に分けられるが，本研究では
feedback forcing method を用いている。Feedback forcing 
method では，図-2 に示すように，通常の直行格子による
計算点（Eulerian point）だけでなく，物体表面にも計算点
（Lagrangian point）を配置する。Lagrange pointは，物体の
移動に伴って位置が変化する。 
 

Object

Lagrangian Point

Fluid

 

Object

Lagrangian point 
Eulerian point 

Fluid

 

 
図 1  Lagrangian point と Eulerian point 

 
物体表面で滑りなしの条件（non-slip条件）の場合，Lagrange 
point 上における流体速度は，物体の表面速度に一致する
ように強制されるため，次ステップにおいて流体速度が物

体の表面速度に一致すると考えれば，Lagrange point 上で
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は以下の関係が成り立つ。 
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ここで， LU は物体表面（Lagrangian point上）の速度ベク
トル， n

Lu は前のステップの Lagrangian point上での速度ベ
クトル， aF は Lagrange point上での付加的な力を表す。物
体の表面速度 LU は既知であるため（本研究では粒子は動

かないので速度はゼロとなる），上式から Lagrange point
上での付加的な力 aF を求めることができる。ただし，

Lagrange point上の流体の速度 n
Lu は，周辺の Eulerian point

の流体速度 nu から補間する必要がある。速度の補間は，

デルタ関数を用いて以下のように行う。 
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(9) 

ここで， Lx は Lagrange pointの位置ベクトルであり，xは

Eulerian pointの位置ベクトルを表す。hはデルタ関数の影

響半径である。ここでのデルタ関数は，本来の数学的な意

味とは異なり，有限の広がり（影響半径）をもつ分布関数

であり，本研究では以下の式で表現している 13)。 
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(11) 

ここで， r は Lagrange pointから Eulerian pointまでの距離
をデルタ関数の影響半径で除した値である。式(9)～(11)を
用いて Lagrangian point 上での速度ベクトル n

Lu を算出し，

式(8)により aF を求める。その後，デルタ関数を用いて，

図 3に示したように，Lagrange pointから Eulerian pointに
力を分配する。 

( ) ( ) ( )∑
=

∆−=
N

k
LLaa V

1

xxxFxf δ

 

(12) 

ここで， V∆ は Lagrange point での微小体積であり，以下
の式で計算される 14)。 

h
N

RV π2
=∆

 

(13) 

R は粒子の半径， N は 1 つの粒子の表面に配置した
Lagrange point の数である。上記の操作により，Eulerian 
point での付加的な力が得られ，これを式(7)に示したよう
に支配方程式の中で外力として考慮することで，物体表面

での流体の速度条件を満足することになる。ただし，式(8)
～(12)の一連の操作を 1回だけ行っても精度よく速度の境
界条件を満足しないことが報告されており 15)，複数回同じ

操作を行う必要があることが確認されている。そのため，

本研究でも 1 ステップの中で繰り返し計算を行うことに
より計算精度の向上を図っている。 

Surface

Eulerian point
Lagrangian point 

n
Lu

Influence domain

 

図 2  Lagrangian point上での流体速度の補間 
 

Surface
Eulerian point
Lagrangian point 

af

aF

aF

aF

 
図 3 Lagrangian pointから Euler pointへの力の分配 

 

3. 透水シミュレーション 
 
解析手法の妥当性を検証するために，規則的に配置され

た粒子の間を流れる 3 次元透水シミュレーションを行っ
た。図 4に解析モデルの概略図と解析条件を示す。立方体
の解析領域を想定し，内部に粒子を配置している。立方体

の１辺の長さは粒子径の 5倍であり，1方向に 5個の粒子
を配列しているため，解析領域内の粒子の総数は 125個で
ある。粒子表面が壁面に接するように配置すると，他の部

分に比べて壁面部で空隙が大きくなるため，粒子の中心が

壁面上になるように粒子を配置している。解析の中では，

図 4に示すように，一方向を透水方向とし，透水方向の一
端を流入境界，もう一端を流出境界とした。流入・流出境

界の圧力を固定し，圧力差によって間隙水を移動させた。

図 5 は解析結果からから得られた透水方向に垂直な断面
の流速ベクトルを示している。図 5より，間隙の小さい断
面では流速が速くなっていることがわかる。また，流入面

と流出面での流量はほぼ一致しており，非圧縮条件および

連続式を精度よく満足していることを確認している。 
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界

流
出
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界

圧力差一定  

図 4 解析モデルの概略図と解析条件 

 

 
(a) 流入面 

 
(d) 間隙の大きい断面 

 
(c) 間隙の小さい断面 

 
(d) 流出面 

図 5 内部の流速分布 

 

解析結果の検証として，まず，ダルシー則を満足してい

るかどうかについて調べた。この検証では，粒径を 0.6mm
に固定して，流出面と流入面に設定する圧力の差を変化さ

せることで，異なる導水勾配（0.05，0.1，0.2，0.3，0.5，
1.0，2.0 の 7 種類）の条件のものでの流出流速を求めた。
図 6 は解析結果から得られた導水勾配と平均流速の関係
図である。比較のために，図中にダルシー則から算出され

る導水勾配と流速の関係を実線で示している。解析結果は，

導水勾配が 0.5以下の領域ではダルシー則と一致している
が，それ以上の領域では差が生じている。 
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図 6 導水勾配と流速の関係図 

 
 図 6の導水勾配が 0.5以上の領域でダルシー則と解析結
果に差が生じた原因について考察する。ダルシー則は層流

状態で成立するものであり，流速が速い場合は，乱流領域

となり，ダルシー則は成立しない。Fancerら 15) は，以下
のレイノルズ数を用いて，実験結果をもとに層流域と乱流

域の整理を行っている。 

v
VD

=Re

 

(14) 

ここで，V は流速， D  は粒径，ν は間隙流体の動粘性

係数，Re はレイノルズ数である。上式のレイノルズ数を
用いた実験結果の整理から，レイノルズ数が 1以上の領域
では，乱流の影響を受けるために，ダルシー則が成立しな

いとしている。そこで，図 6の解析結果についてレイノル
ズ数を算出した。図 7は図 6の各解析結果の隣にレイノル
ズ数を示したものである。これより，レイノルズ数が小さ

い領域（層流領域）では，解析結果とダルシー則は精度よ

く一致しているのに対して，ダルシー則からはずれている

結果のレイノルズ数は 1以上であり，乱流の影響を受けて
いるために，ダルシー則が成立しないと考えられる。以上

より，図 6中のダルシー則と解析結果の差は，解析精度が
低いために生じている差ではなく，むしろ実際の現象を精

度よく再現した結果であると言える。 
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図 7 導水勾配と流速の関係図 

 
 次に，これまでに提案されている透水係数の推定式と比

較することで，解析手法の精度を検証した。透水係数の推

定式の代表的なものとして．以下のものが挙げられる。 
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(17) 

ここで，k は透水係数，C は形状係数，Dは土粒子の粒

径， wr は間隙水の単位体積重量， wη は間隙水の粘性係数，

nは間隙率である。これらの式は，共通して透水係数が粒

子径の 2 乗に比例するということを示している。そこで，
粒子の直径を変化させて，解析を実施し，透水係数がどの

ように変化するか調べた。粒子の直径は，砂の粒径範囲を

想定して，0.08，0.1，0.2，0.4，0.6，0.8，1.0，2.0mmの 8
種類とした。同じ導水勾配でも，流径が大きくなると流速

が早くなるため，全ての解析ケースで間隙水の流れが層流

域となるように，導水勾配を調整している。表 1は各粒径
の計算で設定した導水勾配，解析結果から得られた平均流

速と式(14)のレイノルズ数を示している。解析結果から得
られたレイノルズ数は全て 1.0よりも小さく，層流域であ
ることがわかる。 

 
表１  

粒径(mm) 導水勾配 流速(cm/s) レイノルズ数

0.08 1.0 0.023 0.02 
0.1 1.0 0.041 0.04 
0.2 1.0 0.13 0.26 
0.4 0.1 0.53 0.21 
0.6 0.05 1.3 0.38 
0.8 0.02 2.3 0.37 
1.0 0.01 3.1 0.31 
2.0 0.002 12.0 0.47 

 
 
図 8は，解析結果から得られた粒径と透水係数の関係であ

る。図中の点線は，粒径 0.08mmの結果を基準にして，粒
径の 2乗に比例する関係を示している。この結果より，解
析結果は，推定式が表現している透水係数の粒径依存性を

適切に表現できていることがわかる。 
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図 8 粒径と透水係数の関係図 
 

4. まとめ 
 
本研究では，IBMを用いて，多数の粒子の間を流れる間

隙水の挙動を直接的に表現し，ダルシー則およびこれまで

に提案されている透水係数の推定式との比較を行った。ダ

ルシー則との比較では，動水勾配を増加させていくと，導

水勾配が小さい領域では，解析結果とダルシー則がよい精

度で一致したが，動水勾配が大きくなるにつれて，解析結

果とダルシー則との間の差が大きくなった。レイノルズ数

を算出した結果，解析結果とダルシー則との間の差が生じ

ている解析ケースは，レイノルズ数が 1以上であり，ダル
シー則が成立しない領域であることが確認された。透水係

数の推定式との比較では，透水係数の粒径依存性に着目し，

解析の中で粒径を変化させて透水係数の変化を調べた。解

析結果は，推定式で表現されている透水係数が粒径の 2乗
に比例するということを非常によい精度で再現した。以上

により，本研究で用いた解析手法は，地盤材料の透水挙動

を再現するのに十分な精度を有していることが確認され

た。 
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概   要 
浸透力の作用する地盤においては，細粒分が移動・流出する内部浸食現象が確認されている。細粒分の流

出（ミクロな変化）が陥没孔の発生（マクロな変化）に至るまでの局所的な変形・破壊メカニズムと目詰

まりに代表される細粒分のダイナミクスとの関係を解明することで効率的な発生対策の検討を目的として

いる。個別要素法を用いた目詰まり現象の再現と粒子流出を模擬した数値実験を実施することで，内部浸

食現象が応力状態一定でも変形を発生させ，その地盤が発揮しうる強度を低下させることが判明した。加

えて，上記の結果を地盤の限界状態を中心に現象の整理をすることで，構成式の開発に至った。模型実験

による検討では内部浸食現象に与える影響因子や目詰まり現象の評価を行っている。本稿は，上記の事柄

を総合し，境界値問題への対応を図るものである。 

 

キーワード：細粒分のダイナミクス，内部浸食，個別要素法，構成式 

 

 

1. はじめに 
 

近年，我が国に限らず世界各地で地盤の陥没災害が発生

しており，その発生個所も水位変動がある護岸の背後地盤

だけでなく都市の劣化したライフライン周辺など多岐に

わたる。陥没発生個所の現地調査からは，周辺地盤内にお

いてゆるみ領域の形成と粒度分布の貧配合への変化（細粒

分の流出）が確認1)されている。 

図 1 に細粒分流出に起因した陥没孔発生に至るまでの

プロセスを示している。粒子流出は，その現象だけで陥没

孔の発生というマクロスケールの変化を招くわけではな

く，細粒分の目詰まりや内部浸食といったミクロスケール

のダイナミクスが局所的な変形・破壊を誘発し，それらが

方向性をもって伝播すること（メゾスケールの連鎖的変

化）が影響している。この連鎖の深部には細粒分のダイナ

ミクスが大きく関係しており，これと粒度変化を起点とす

る変形・破壊挙動との関係を解明することで連鎖を断ち切

り，効率的な陥没孔発生対策を行うことを目的としている。 

 

図 1 陥没孔発生に至るプロセスとマルチスケールな視点 

 本論文は，既報 2)3)に加え DEM4)（個別要素法）を用い

た数値実験と模型実験による検討を試みたものである。数

値実験を中心に，図 1 における目詰まり現象の再現，細粒

分の流出により地盤の応力状態が一定であっても局所的

変形・破壊を招くこと，局所的変形・破壊が周囲に伝播す

るという一つの流れを総合的に考察している。特に粒子流

出を模擬した数値実験による検討では，細粒分の流出が材

料の限界状態を中心に整理出来ることを示し，数理モデル

の構築 3)を行った。また，提案モデルを用いた解析フレー

ムを提案することで，境界値問題へ対応を図るものである。 

 

2. 浸透力が作用する粒状体における細粒分のダイ

ナミクス 
 

2.1 模型実験による粒子流出特性の検討 

  
図 2 実験装置概略図と実験写真 
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図 3 粒子流出実験で用いた粒度分布 

 

表 1 実験試料緒元 

Parameter Unit Value 

Dmax mm 2.000 

Dmin mm 0.075 

D50 mm ①0.300,②1.020 

Uc -- ①5.446,②9.667 

Uc’ -- ①0.7201,②0.3728 

ρs kg/m3 2.590 

Relative density, Dr (%) 30 

 

図 2 に実験機概要と実験中の写真を，表 1 に実験で用い

た試料の緒元を示す。本論文では，DEM との対応を考え，

実験試料には GB（ガラスビーズ）を用いている。図 3 に

粒子流出実験で用いた粒度分布を示す。この粒度分布は，

Kenny らの提案した間隙くびれ径 5)6)7)の考え方をもとに内

部浸食が発生しやすいもの（①：赤色）と粒子流出に対す

る安定性の良いもの（②：青色）となっている。 
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図 4 細粒分流出による粒度分布の変化 
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図 5 水位差一定時における細粒分の流出量と流量の経時変化 

 

図 6 供試体写真による粒子移動の経時変化（図中の白い部分は

細粒分，左から実験開始直後，7 時間経過後，76 時間経過後） 

 

水位差を一定に保持した際の粒子流出実験結果を，図 4

に実験前後の粒度分布，図 5 に GB の流出量と流量の経時

変化を示す。図 5 において，流出量変化の前に流量の増減

（透水係数の変化）がみられる。また，流出量は一定では

なく増減を繰り返していることから，粒子流出現象は目詰

まりと流出を繰り返す現象といえる。細粒分の移動は図 6

の供試体写真における赤色の２つの円からも確認出来る。 
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図 7 動水勾配変化に伴う GB 流出量と流速 v の変化に対する粒 

度分布の影響（上図：粒度分布①，下図：粒度分布②） 

 

図 7に粒度分布の異なる供試体において動水勾配を 1時

間毎に変化させた際の流速とGB流出量に対する粒度分布

の影響を示す。図 7 上図から，動水勾配を上げても流出量

は頭打ちになるとみられ，材料内で流出する量には限界が

あるとみられる。また，粒度分布による流出量への影響は

顕著であり，間隙くびれ径の重要性が示唆された。 

 

2.2 個別要素法による目詰まりの検討 
本項では，三次元個別要素法を用いて浸透力の作用する

粒状体内における目詰まり現象を粒径比 RD= Dmax / Dminに

着目して検討する。使用するパラメータは表 2 に示すもの

とし，供試体は母材となる大きな粒径で作成した材料の上
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に小さい粒径の粒子を自由落下させ作成している。透水力

は動水勾配 0.5 程度となるよう体積力を負荷している。 

 

表 2 三次元個別要素法の解析パラメータ 

Parameter Unit Value 

Basal plane size of specimen mm 5000×5000 

Dmax mm 2.000 

Dmin mm 0.075 

Grain size ratio, RD=Dmax/Dmin -- ①3.0,②4.0,③5.0 

Number of particle , Dmax -- 490 

Number of particle , Dmin -- 980 

ρs kg/m3 2.65 

Normal spring coefficient N/m3 1.0×108 

Tangential spring coefficient N/m3 1.0×108 

Normal damping -- critical 

Tangential damping -- critical 

Resistant friction angle φµ(deg.) -- tan φµ=0.25 

  

  

  

図 8 浸透力のかかった粒径比の異なる粒状体における粒子の移 

動と目詰まり（上から粒径比 RD=3.0,4.0,5.0，左図：透水力 

による粒子の移動が終わった時点の供試体の様子，右図： 

浸透力による粒子移動の軌跡） 

図 8 に上記の粒状体に動水勾配 0.5 となる透水力の負荷

による粒子移動がなくなった供試体の状態と負荷によっ

て発生した粒子の全ての移動軌跡を示す。移動軌跡に着目

すると，粒径比 RD が大きくなるにつれ母材となる粒子間

の間隙を通って移動する粒子が増加している。特に RD=5

の場合は，他の場合に比べてとりわけ多くの粒子が移動し

ている。これは，Kenny らの内部浸食が発生する粒径比は，

対象とする粒径 D の 4 倍粒径 4D の粒子質量含有率に依存

する 5)6)7)という結果を裏付けるものと言える。壁面を移動

する粒子が多いことは，粒状体内部に比べ間隙が大きくな

るためと考えられる。また，粒子の移動距離に着目すると，

供試体の下部まで移動している粒子はなく，移動の過程で

粒子間の隙間にはまる目詰まり現象が発生している。RD=5

では，中心部においてその現象が顕著である。 

 

3. 内部浸食による粒度変化を模擬した数値実験に

よる変形・破壊メカニズムの解明 
 

3.1 解析方法及び条件 
本章の解析には二次元個別要素法を用いた。二次元個別

要素法で用いた主なパラメータは既報 8)に詳しい。ここで

は円形粒子のみを用い，図 9 に示すような重量分布で正規

分布の粒度を 4 種類作成した。粒度指標として粒径比 RD

を用い，最大粒径 Dmax=100mm のもとで最小粒径 Dminを変

化させた(RD=2, 5, 10, 20)。無重力下において二軸圧縮試験

を実施し，4 枚の壁要素（摩擦なし）を移動させることに

よって供試体の応力・ひずみを制御した。尚，応力は全て

有効応力である。最大主応力方向を y 方向とし，直ひずみ

εxx と εyy ，体積ひずみεv，平均主応力σm と最大せん断応力

τm を用いて整理する。応力状態(平均主応力)を一定に保ち

ながら，各状態の粒度からその時点で最小径粒子を強制除

去する（Removal）。それに伴う内部の不釣合い力の発生に

よってマクロな変形が誘発される。これを粒子流出の模擬

として，除去粒子の径が原粒度の 5%粒径までか εyy>10%

となるまで除去を繰り返す。 
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図 9 数値実験で用いた粒度分布 

 

3.2 粒子流出時の土中への微視的変形の伝播とその方

向性 
図 10 に Removal の 1 サイクル（粒子一つの除去）に伴

って発生した不釣合い力が供試体内を伝播する様子を示

①

②

③
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す。赤色な所ほど不釣合い力が高いことを示している。等

方応力状態からの場合は等方的に，異方応力状態からの場

合は方向性がみられる。これは，Removal された粒子の近

くの微視構造が除去粒子に類似した応力状態であり，異方

性を持っているためである。 

 

図 10 応力状態の異なる粒状体の Removal 試験に伴う不釣合い

力の伝播（上図：等方応力状態，下図：異方応力状態） 
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図 11 Removal に伴う縦波・横波の伝播波形（上図：縦波，下図：

横波） 

 

図 12 Removal に伴う縦波・横波の指向性（左図：縦波，右図：

横波） 

 図 11 に Removal された粒子から 0.1m 離れ，水平方向か

ら 45 度の地点における縦波（体積ひずみ増分），横波（せ

ん断ひずみ増分）の波形を，図 12 に Removal 粒子から 0.1m

離れた地点において，伝播波形の最大振幅発生時における

各方向の振幅の大きさを示す。図 11 の縦波の波形から，

除去粒子の周辺では膨張の後で圧縮するという挙動がみ

られる。これは，粒子が除去され発生した間隙が周囲に微

小なゆるみ領域を形成し，拘束圧によって圧縮するためで

ある。図 12 の伝播波形の空間分布から，最も大きな波が

伝播する方向は，縦波では 30-60 度，横波は 90 度（最大

主応力方向）と 0 度（最小主応力方向）に卓越している。 

 以上から，内部構造の劣化を発生させる波の伝播には指

向性があり，供試体内部における弱面の形成などへの関係

が示唆される。 

 

3.3 粒度による単調載荷挙動への影響 
粒度分布の悪化による影響のみを捉えるため，内部浸食

のない材料における供試体全体の体積変化に着目し，比体

積 v（=1+e）で整理することで変形・破壊挙動を観察する。 
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図 13 内部浸食のない材料の軸変形挙動における粒度の影響 

 

図 13 に最も密な材料の単調載荷時における応答を示す。

締固め状態（Dr）が同じであれば粒度に関わらず同じ挙動

を示している。また，これらの関係から flow rule9)（流れ

則）は同一のもので表されることになる。 
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図 14 比体積の限界状態 

 

 図 14 は最密・最緩な材料を様々なσm からせん断した場

合の比体積変化を示している。密度が異なってもσm が同

一であれば一定の比体積で限界状態に至っている。σm を

結んだ直線は比体積の限界状態を示し，材料によって限界

状態の比体積は規定されていることになる。 
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図 15 比体積の限界状態線に及ぼす粒度の影響 

 

 図 15 に図 14 の v とσm 関係における限界状態線を粒度

別に示す。RD が大きく粒度がよいと限界比体積が小さく

なっている。同じ締固めエネルギー下では粒度の良いもの

ほど簡単に締まる（Drが高くなる）ことに起因している。 

 

3.4 粒度変化による土の変形・破壊挙動メカニズムの

解明 
図 16，17 は Removal 試験を行った際の軸変形とダイレ

タンシー挙動をそれぞれ示している。ここでは，密な状態

の RD=10 の結果のみを示す。粒子が一つ除去された場合に

生じる変形量は図中の各ドット間で示され，除去される粒

子が増加し粒度が悪くなる（RD が減少する）と軸ひずみ

が発達し，高い応力比（0.271 以上）では 10%以上の大き

な変形が発生し，破壊している。 
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図 16 応力比一定下の粒度変化に伴う軸変形 
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図 17 応力比一定下の粒度変化に伴うダイレタンシー挙動 
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図 18 応力比一定下の粒度変化に伴う主応力比と主ひずみ増分

比の関係 

 

図 17 からダイレタンシーは Removal 過程において比較

的直線関係を示す。これは，Flow rule が粒度の影響を受け

ないことが一因と考えられる。より詳細に調べるために図

18 に Removal 時の主応力比と主ひずみ増分比の関係を示

している。体積ひずみと軸ひずみの傾度（-dε2/dε1）は，応

力比が低いほど flow rule から圧縮方向に離れ，Removal

の進行に伴ってより圧縮側へと変化している。 
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図 19 応力比一定下における粒度変化に伴う供試体の比体積変

化と限界状態の比体積変化 

 

図 19 には Monotonic loading test と Removal test の結果を

比体積 v と RDとの関係で整理している。図中には，図 A

の各粒度の限界比体積 vcs（σm=0.1MPa）と RDの関係を補

完した曲線を内挿している。図より RD の悪化と共に供試

体の間隙比が増加している。これは，除去された粒子の体

積分だけ間隙が増加するが，Removal に伴う構造変化によ

る圧縮変形がこの体積より小さいためである。一連の

Removal 試験によって，現在の供試体の比体積 v が粒度変

化によって変化した限界状態の比体積 vcs に近づくことで

破壊するといえる。 

図 20に図 19の挙動の説明を示す。密詰めの場合（v>vcs），

過程 c は Removal 過程の間隙比増加δv を示している。過

程Cは cと同じ過程の粒度変化が材料自身の変化をもたら

すことで，限界比体積を増加δ vcs させる。この二つの間隙

比変化によって前者と後者が等しくなると（v=vcs），例え

応力状態が変化しなくても材料自身の変化で破壊するこ

とになる。 
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図 20 粒度変化に伴う現在の比体積と限界状態の比体積の相互

的変化による変形破壊挙動の概念図 
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図 21 Removal 後の再載荷試験における軸変形 
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図 22 Removal 後の再載荷試験におけるダイレタンシー挙動 

 

図 21，22 に Removal 後の各状態から再載荷試験（Shear 

after removal）を行った供試体の変形・破壊挙動とダイレ

タンシー挙動を示す。Removal された材料は，本来発揮出

来るピーク強度やダイレタンシーを発揮出来ず限界状態

に至っている。また，再載荷時の限界状態の応力比は

Removal 試験が行われる前の限界状態に一致している。 

これまでを総合し，土の変形・破壊挙動は，密度と応力

の大きさに依存するが，それらは限界状態を基に統一的に

理解できることが良く知られている。その有用な指標の一

つとして現在の比体積 ν と限界比体積 νcs との差で表され

る state parameter ψ=ν-νcs
10)11)12)がある。state parameter は土

の締まり具合を間隙比自体の大きさではなく，限界状態に

対する相対的な間隙状態を捉える指標である。ψ > 0(ν > 

νcs)のとき緩い状態，ψ < 0(ν < νcs)のとき密な状態，ψ=0(ν = 

νcs)で限界状態として評価する。 
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図 23 期待される強度とせん断初期の State parameter 

 

図 23 に単調載荷試験（図 13）から得られた各密度状態

におけるピーク強度とせん断初期におけるψとの関係を示

す。ψが大きくなる（緩くなる）につれて期待されるピー

ク強度は低下する。これに図 21 で得られた Removal 後の

再載荷時に示すピーク強度結果（■）を加えると，Removal

によって緩い状態になるとともに発揮しうる強度の低下

がみられる。つまり，応力状態一定下でも内部浸食によっ

て，潜在的な強度が低下し破壊（ψ=0）に至る。さらに，

内部浸食を受けた土を含めて発揮しうる強度と State 

parameter に一次関数的な関係がみられるため，限界状態

に対する現在の状態を把握することで，浸食などの材料自

身が変化する場合の挙動が予測可能なことが示唆された。 

 

4. 内部浸食に起因する粒度変化に伴う土の変形・

破壊挙動再現モデルの構築 
 

4.1 粒度変化を表す粒度指標 IG 

 

図 24 粒度分布における粒度指標 IG 

 

構築するモデルは，細粒分流出に起因する粒度分布の変

化を起点として構築するため，初期条件に依存せず変化を

明確に比較できる必要がある。粒度指標 IGは限界粒度（図

24-ABD）に対する現在の粒度（図 24-ABC）との面積比で

表される。ちなみに IG は，単一粒径のみで構成される粒

度分布では 0 を，Limiting grading（限界フラクタル粒度）

においては 1 となる。また，面積比をもとにする IG は最

大粒径 Dmax と最小粒径 Dmax，延いてはその比である RDに

大きく依存している。 
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4.2 Removal メカニズムの定式化 

 
図 25 比体積変化を中心とした内部浸食の相互作用図 

  

粒子を除去することは，比体積 v の増加，拘束圧による

体積収縮，材料の欠損による粒度分布の悪化（δIG）とい

う材料自身の変化が相互に関連しながら変化していくこ

とである。定式化にあたり，このプロセスをそのまま追う

のではなく，比体積の変化を state parameter：ψを用いて変

化する限界状態の比体積（δvCS）を中心に整理する。ここ

では，ψがψAからψBまで変化したとする。その変化量（δψ）
の成分は，流出した粒子体積分の比体積増加（δv）と拘束

圧による圧縮（δv1），Second plastic mechanism による圧縮

（δv2）の和で表される。これらの詳細は既報 2)に譲る。 

 

4.3 限界状態と現在の比体積変化の定式化 
図 19 に示される比体積の変化をそれぞれ定式化する。

地盤材料において，比体積はどのような値でもとることが

出来るわけではなく，上限値（vmax）・下限値（vmin）を持

つ。これらの値は材料固有であり，IG を用いて表現する。 

vIvvv GG ∆+−= 0max
    (1) 

GGIvvv −= 0min
    (2) 

ここで，v0は初期の比体積を，∆v は vmax と vminの比体積差

を示す。比体積の限界状態線もこの 2 直線間に存在し，平

均応力 p と pcs を引数に加えて次式で表現する。 

 ( ) ( )[ ]βcsC ppvvvv /expminmaxmin −−+=   (3) 

現在の比体積変化も固有パラメータ v*と pncを用いて同様

に次式で表現される。 

 ( ) ( )[ ]β
ncppvvvv /expmin

*
min −−+=   (4) 

 図 26 にδIG を一定の変化量として入力した際の比体積

挙動を示す。Removal される応力比が限界状態の応力比よ

り高いほど限界状態に近づきやすい点が表現されている。 
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図 26 Removal 時の比体積変化挙動（構成式：図 19 に対応） 

4.4 比体積変化によるマクロな変形・破壊挙動の表現 
 図 22 でも触れたように，粒子除去によって材料自身が

変化した場合，発揮できるピーク強度ηp=(τm /σm)peakはState 

parameter を用いて一次関数で表現出来ることから，次式

で表現する。 

ψη Rp kM −=     (5) 

ここで，M は限界状態における応力比，kR は材料固有のパ

ラメータである。また，材料自身が変化しているにも関わ

らず M が不変の独立したパラメータとなっているのは，

対象としている現象があくまで粒度分布の変化が小さい

範囲のためである。ひずみ発生挙動は，式(5)と双曲線硬化

則を用いて表現する。 

 ( )p
d

p
dp a εεηη +=     (6) 

ここで，a は載荷時に発揮できる強度の 50%を発揮するま

でに発生するひずみを示す材料固有のパラメータである。 

加えて，Stress-dilatancy 関係は A と kDを材料固有定数とし

て次式で表される。 

 ( )[ ]ηψδεδε −−= MkA D
p
q

p
p 1    (7) 
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図 27 Removal 時の軸変形・破壊挙動（構成式：図 16 に対応） 
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図 28 Removal 時のダイレタンシー挙動（構成式：図 17 に対応） 
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図 29  Removal された供試体に再載荷を行った際の軸変形・破 

壊挙動（構成式：図 21 に対応） 
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図 30 Removalされた供試体に再載荷を行った際のダイレタンシ 

ー挙動（構成式：図 22 に対応） 

 

図 27，28 に図 26 と同様のδIG が入力された際の軸変形・

ダイレタンシー挙動を示す。両図とも応力比が高い状態か

ら Removal される程発生するひずみが大きく，粒子除去量

の増加に伴って発生するひずみの増加が表現出来ている。

また，図 28,30 に 5%粒径まで粒度分布が変化した材料に

再載荷を行った際の挙動を示す。図 28 では，限界状態が

変わらずピーク強度が低下する点，図 29 では圧縮傾向が

強くなっていることが再現されている。 

 

4.5 粒子流出を考慮したモデルにおける解析フレーム 

 
図 31 粒子流出に起因する変形・破壊モデルの解析フレーム概 

略図 

 

図 31 に，前節で提案した粒子流出に起因する粒度変化

を考慮した数理モデルを用いる際の解析フレームを示す。

フレームの起点となる変化は透水力・目詰まりなどによる

透水力の変化とし，これによって粒度指標 IGが変化する。

IGの変化は現在の比体積と限界状態の比体積の変化，つま

り state parameter の変化を発生させるため，降伏関数が変

化し，発揮しうる強度が変化する。その後，ひずみの発生

により変位，局所的応力状態の変化が発生する。更新され

た間隙比によって透水力の変化を算出することでサイク

ルとなる。本稿では，紙面の都合により境界値問題への対

応図った変形・破壊挙動解析は省略する 3)。 

5. おわりに 
 本論文では，浸透力の作用する地盤材料において発生す

る細粒分のダイナミクス（細粒分の移動や目詰まり現象）

に起因する地盤内の局所的変化を模型実験と個別要素法

による数値実験によって検討した。 

透水力の作用する地盤内における細粒分の移動や目詰

まり現象発生の有無は，細粒分の移動が出来る間隙の大き

さに依存し，その間隙径は細粒分の粒径 D に対する 4 倍

粒径 4D が境界であることを確認した。 

 粒子流出を模擬した数値実験によって，粒子の流出は周

囲の粒子間構造を変化させ地盤に微小なゆるみ領域を形

成する。また，その領域の形成は最大主応力方向・最小主

応力方向に卓越した方向性を持つ。これらを供試体スケー

ルの比体積で捉えると，細粒分の流出は，現在の間隙状態

を変化させると同時に限界状態における間隙状態をも変

化させ，両者の間隙状態が等しくなった際に材料として破

壊に至る。つまり応力状態が一定であっても，細粒分の流

出による間隙状態の変化だけで限界状態に至る。加えて，

細粒分の流出は，その材料が本来発揮できる強度を低下さ

せ，その低下量を限界状態の間隙比に対する現在の間隙比

で予測可能であることが明らかになった。 

 数値実験により得られた知見を用いて細粒分のダイナ

ミクスを考慮した構成式を開発し，透水現象に伴う変形・

破壊挙動解析を実現した。  
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剛塑性有限要素法を用いた基礎の根入れを有する地盤の支持力解析

Bearing capacity analysis with penetration by using RPFEM

水野和憲 1，森　弘一 2

1　岐阜工業高等専門学校・環境都市工学科・kazu@gifu-nct.ac.jp
2　名古屋港管理組合・企画調整室

概　　　要

　一般に，根入れ深さが基礎幅までの浅い剛な帯基礎による地盤の支持力算定にはテルツァギーの支持

力公式が用いられる．本研究は，同様の支持力問題（ただし，ここでは飽和粘性土地盤を対象とした急

速載荷の支持力問題に限る）に剛塑性有限要素法を適用し，その有用性の確認を検討した．特に，1) 基
礎の形状，2) 地盤内の不均一応力分布，3) 基礎側面と地盤間の摩擦について，これらが極限支持力に与
える影響を調べた．得られた知見として，本研究の条件下では，1)と 2)を同時に考慮することで，根
入れ深さに伴う極限支持力の増加がテルツァギーの支持力公式と同様に線形増加すること，また，基礎

の形状によっては 3)の影響のため支持力公式の補正などが実施されるが，本解析手法であれば，基礎
形状に関係なく，一つの解析手法で極限支持力が算定可能であることが明らかとなった．

キーワード：支持力，剛塑性有限要素法，根入れ

1 はじめに

一般に，図 1に示すような根入れを有した剛な帯基礎
（基礎底面は粗）による水平地盤の極限支持力の算定に

は Terzaghi の支持力公式が用いられる．ここで，内部
摩擦角ゼロ（φ=0）で，粘着力 cu なる強度を有している

均一な粘性土地盤を想定すると，Terzaghiの支持力公式
は次式 1) を得る．

 

帯基礎 

地盤 

fD

uc

fq

B

fDq ⋅′= γ
0

図 1 基礎の支持力問題

qf = 5.71cu + γ′Df (1)

ここで，qf：極限支持力 [kN/m2]，cu：非排水せん断強

度 [kN/m2]，γ′：土の有効単位体積重量 [kN/m3]，Df：

基礎の根入れ深さ [m] である．式 (1) の右辺第 2 項は
基礎側方の根入れ部を押え荷重として表現したものであ

り，cu と γ′ が地盤内で一定であれば，極限支持力 qf

と根入れ深さ Df は線形関係となっている．しかし，式

(1)で得られる極限支持力 qf は，1) 基礎幅 B に無関係

である，2) 地盤内の強度 cu は均一とする，3) 基礎側面
と地盤間の摩擦（相互作用）は考慮しない，と理想化し

て算出される．

そこで本研究は，これらの影響を考慮できる支持力問

題の計算手法として，浅岡ら 3) ,4) の剛塑性有限要素法

（Rigid Prastic Finite Element Method，以下，RPFEM
と呼ぶ）に着目した．この RPFEMは，Cam-clayモデ
ルの限界状態の構成式と非排水条件での水～土骨格連成

式を用いることにより，地盤内の不均一な初期有効応力

分布を与えて支持力解析を行うことができる．この計算

手法を用いて本研究は，根入れを有する基礎の形状，地

盤内の応力不均一性および基礎側面と地盤間の摩擦の有

無などが極限支持力 qf にどのように影響を及ぼすかを

検討した．また，Terzaghiの支持力公式との比較から，
RPFEMの有用性についても再検討した．

2 基礎の形状が極限支持力に及ぼす影響

本研究では，基礎の形状を表すパラメータとして根入

れ幅比Df/B を用いる．根入れ幅比が 0≤ Df/B ≤1で
あれば横長の形状をした基礎であり，1< Df/B であれ
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ば縦長の形状をした基礎である．一般に，前者を「浅い

基礎」と呼び，後者を「深い基礎」と呼ぶ 2) ．ここでは，

基礎の形状 Df/B が極限支持力 qf に及ぼす影響につい

て検討した．

2.1 解析条件

計算に用いた有限要素メッシュは，3 種類の基礎幅
B(4m,8m,12m) に対して，根入れ深さ Df をそれぞれ

0.25 倍，0.5 倍，0.75 倍，1 倍したもの, および根入れ
のない形状に対応した合計 15 種類である．計算は，基
礎幅の中心線より左右対称性を考慮した半断面地盤と

し，二次元平面ひずみ条件下で行った．一例として，基

礎幅 B=4m,根入れ深さDf=4m（Df/B=1）の有限要
素メッシュおよび境界条件を図 2に示す．また，地盤内
は等方性（K0=1.0）を有する飽和粘性土地盤を想定し，
急速に基礎載荷した場合の極限支持力について求める．

なお，ここでは基礎の形状のみの影響を検討するため，

地盤内の応力は一定（σ′v=40kN/m2 で均一な応力分布）

と仮定し，基礎端部には特異点処理を施した．

 

D
 f  

B / 2=2m 

L =16m 

C L 

D
 =
1
0
m
 

=
4
m
 

地盤 

基礎 

図 2 有限要素メッシュと境界条件（Df/B=1）

次に，本計算では基礎が基礎近傍の地盤の変位を拘束

する役割を果たすことに着目し，基礎と接する土の節点

間に「距離不変」，「角度不変」の 2種類の制約条件を導
入することで基礎をモデル化した 5) ．つまり，粗い基礎

はこの 2 つの制約条件を同時に課すことで表現できる．
図 3に示すように，本章では基礎底面と地盤間において
は粗とし，基礎側面と地盤間には「距離不変」の制約条

件を外すことで滑らかな基礎側面とモデル化した．

 

C L 

Df 

滑らかな基礎側面 

粗い基礎底面

特異点処理 

距離不変 

角度不変 

B / 2 

図 3 基礎のモデル化

2.2 解析結果

基礎の形状を表す根入れ幅比 Df/B と極限支持力 qf

の関係を図 4に示す．

1

0.75
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0.25

0
80 90 100 110 120

根
入
れ
幅
比

 D
f  

/  
B

極限支持力  qf （kN/m2
）

 B =4m

 B =8m

 B =12m

図 4 根入れ幅比と極限支持力の関係

図 4より，地盤内の応力分布が一定であれば，極限支
持力 qf は基礎の大きさに関係なく形状のみに依存する

ことがわかった．また，根入れ幅比Df/B が大きくなる

につれて極限支持力 qf も大きくなることがわかる．し

かし，その関係は線形ではなく，根入れ幅比Df/B が大

きくなるにつれて極限支持力 qf はあまり増加しにくく

なることがわかる．

次に，B=4mを取り上げ，根入れ幅比Df/B=0，0.25，
0.75，1の 4つの基礎形状の破壊時変位速度場を図 5に
示す．根入れ幅比 Df/B=0と Df/B=0.25の変位速度
場を比較すると，1m の根入れ深さの増加によって，破
壊領域（塑性流れ）が拡大している．一方，根入れ幅比

Df/B=0.75と Df/B=1の変位速度場を比較すると，

 

（Df / B = 0） （Df / B = 0.25） （Df / B = 0 .75） （Df / B = 1） 

図 5 基礎の形状の違いによる破壊領域の変化（破壊時変位速度場）
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同じ 1m の根入れ深さの増加でも，破壊領域の大きさ
はあまり変化していない．すなわち，破壊領域の大きさ

の変化が極限支持力 qf の増加と関係していると考えら

れる．

3 地盤内の応力不均一性による影響

3.1 解析条件

本章では，図 6に示すように，実際の土の自重を考慮
した地盤内の応力不均一性が極限支持力にどのような影

響を及ぼすのかを検討した．この不均一な応力分布とし

て，本研究では土の有効単位体積重量 γ′=6.5 kN/m3 で

深さ方向に単調増加する三角形分布を採用した．その他

の条件については，2章と同様である．

 

地盤 

帯基礎 

fD
fq

B

深

さ 

(m) 

鉛直有効応力  (m) 

= 6.5 kN/m
3
 

vσ ′

γ ′

図 6 地盤内の鉛直有効応力

3.2 解析結果

根入れ幅比 Df/B と極限支持力 qf の関係を図 7 に
示す．

図 7を前出の図 4と比較すると，基礎の形状（根入れ
幅比 Df/B）が同じでも，基礎の大きさに伴い極限支持

力 qf も大きくなり，両者の関係は比例関係が成り立つ

ことがわかった．この理由として，基礎幅 B の大きい

基礎は根入れ深さ Df も大きくなり，地盤の深部，すな

わち地盤内の応力が大きいところで破壊が生じるため，

極限支持力も大きくなったと考えられる．

次に，図 7の縦軸を根入れ深さ Df で整理したものが

図 8 である．本計算の条件下においては，異なる基礎
幅でも同じ根入れ深さであれば，得られる極限支持力は

ほぼ同程度となることがわかった．また，図 8 中には
Terzaghiの支持力公式（式 (1)）によって得られる極限
支持力 qf の値（図中，白丸）も併記した．ここで，式

(1)中の非排水せん断強度 cu については，各根入れ深さ

Df に相当する有効土被り圧から，Cam-clayモデル（た
だし，材料定数は RPFEMと同じ）に従う粘土の非排水
条件下での破壊時せん断応力を求め，これを平面ひずみ

条件下で算出したものを用いた．そして，cu は地盤内で

均一として各根入れ深さ Df における極限支持力 qf を

計算した．これをみると，RPFEMと Terzarghiの支持
力公式で得られる極限支持力はほぼ一致し，同様の線形

関係を示すことが明らかとなった．
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図 7 根入れ幅比と極限支持力の関係
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図 8 根入れ深さと極限支持力の関係

4 基礎側面と地盤間の摩擦の影響

基礎の根入れがある程度深くなると，基礎側面と地盤

間の摩擦の影響が無視できない．そこで本章では，基礎

側面と地盤間において十分に摩擦が作用している（粗い

基礎側面）と想定し，この作用が極限支持力にどのよう

な影響を及ぼすかを検討した．

4.1 解析条件

前章までに用いた有限要素メッシュに加え，さらに深

い基礎（1< Df/B）での摩擦の影響を検討するために，

B=4mの基礎については根入れ深さ Df を B の 1.5倍
および 3倍した有限要素メッシュを新たに加えて計算を
行った．なお，2.1で説明したように，ここでは基礎側
面に接する土の節点間に「距離不変」，「角度不変」の制

約条件を 2つ同時に課して極限つり合い計算を解くこと
により，摩擦の影響を考慮できる極限支持力 qf を算出

した．その他の条件についても前章までと同様であり，

地盤内の応力分布も不均一とした．

第22回中部地盤工学シンポジウム

- 69 -



4.2 解析結果

根入れ幅比 Df/B と極限支持力 qf の関係を図 9に示
す．基礎側面と地盤間の摩擦の影響を検討するために 3
章の解析結果（摩擦なし，黒色マーク）も図 9中に併記
した．なお，ここでは基礎幅 B=8m の結果については
省略した．

図 9より，基礎側面と地盤間の摩擦を考慮すると，すべ
ての場合において極限支持力は向上することがわかる．

例えば，Df/B=1となる B=4mでは約 28%，B=12m
では約 21% 程度の支持力増加である．しかし，B=4m
の Df/B=3では約 60%の支持力増加となった．また，
摩擦を考慮しない場合は根入れ幅比と極限支持力はおお

むね線形関係であるが，摩擦を考慮することで，特に深

い基礎 (1< Df/B)において極限支持力が非線形的に向
上した．

図 10 は根入れ深さ Df と極限支持力 qf の関係に整

理したものであり，摩擦を考慮した結果のみを表してい

る．図 10の B=4mの基礎に着目すると，摩擦を考慮し
てもDf=4mまで（0≤ Df/B ≤1まで）は，図 8と同様
に，基礎幅 B に関係なく同程度の極限支持力 qf が得ら

れる．しかし，1< Df/B となる根入れ深さ Df=4m以
深において，B=4mの極限支持力 qf が B=12mのそれ
を大きく上回る結果となった．つまり，同じ根入れ深さ

であっても，摩擦を考慮すると縦長の形状をした深い基

礎の方が大きな極限支持力を得られることがわかった．

図 11に，基礎幅 B=4m，根入れ深さ Df=12mの非
常に細長い基礎（Df/B=3）を設置した場合の破壊時変
位速度場を示す．これをみると，基礎側面と地盤間が粗

のため基礎近傍の土は図 5と違って，鉛直下方に塑性流
れが見られる．

5 おわりに

本研究は，根入れを有する基礎の支持力問題に

RPFEM を適用し，1) 基礎の形状，2) 地盤内応力不
均一性，3) 基礎側面と地盤間の摩擦がそれぞれ極限支持
力にどのような影響を及ぼすかを検討した．

1) および 2) までの条件であれば，PRFEMと Terza-
ghiの支持力公式は，ほぼ同じ極限支持力を得ることが
できた．本来，Terzaghiは理想的な仮定に基づいて支持
力公式を考案しているが，PRFEMによって実地盤に近
い条件を取り入れた結果と同程度となることが明らかと

なった．また，RPFEMでは基礎側面と地盤間の摩擦に
ついて考慮できるので，基礎の根入れ深さ Df や基礎の

形状に関係なく，一つの解析手法で様々な支持力問題で

の極限支持力が算定可能であることが明らかとなった．

なお，今回は 2次元の平面ひずみ条件で解析を実施し
たが，今後の課題として，軸対称条件にて，杭基礎のよ

うな 1 ≪ Df/B の基礎形状の支持力解析を行うつもり

である．
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概   要 
骨格構造の変化を記述可能な SYS Cam-clay model によって，セメント改良土の非排水三軸せん断挙動を再

現した。また，水～土骨格連成有限変形解析コード GEOASIAを用いて，セメント改良地盤を想定した支持

力解析を行い，基礎端部からすべり線を徐々に伸展させながら破壊が進行してゆく様子を計算によって再

現した。このとき地盤内では，すべり線上の各要素が順次軟化を生じているため，例え地盤が脆性的な材

料で構成されていたとしても，荷重－沈下関係にはそのような材料特性は表立って表れてこないことが分

かった。以上の議論に加え，地盤の構成材料の脆性的性質司る因子として，ピーク強度発揮後の強度低下

率と強度低下速さを取り上げ，これらの因子が地盤の非排水支持力特性に与える影響について調べた。そ

の結果，基礎端部からすべり線を徐々に伸展させながら破壊が進行してゆく場合には，すべり線上の各要

素が一斉にピークを示すわけではないことに起因して，構成材料のピーク強度が等しくても，残留強度が

低いほど地盤の支持力は小さくなることや，強度低下が速く生じるほど，地盤の支持力は小さくなると同

時に，顕著な荷重低下が生じなくなることを示した。 

 

 

キーワード：セメント改良土，脆性的性質，支持力，進行性破壊，ひずみの局所化 

 

 

1. はじめに 

 

本論文では，セメントなどの固化材で改良された粘土地

盤の非排水支持力問題を取り上げる。解析の対象とするセ

メント改良土は剛性や強度が大きい一方で，比較的小さな

ひずみレベルでピークを示した後，急激な軟化挙動を示す

という特徴を有する。このような脆性的性質を有する材料

からなる地盤の破壊問題は，地盤を剛塑性体と仮定する実

務レベルでの設計法にしばしば疑問を投げかけてきた。議

論の最大の要点は，進行性破壊にある 1) 2)。地盤の破壊は

変形を通じて進行的に生じるのが常であるため，最終的に

形成されるすべり線上の各要素が一斉にピーク強度を示

すわけではなく，時間差を持ってピークを迎える。このた

め，古典的な極限釣合解析に対して，ピーク強度を用いて

設計にあたれば過大評価を行うことになるし，残留強度を

用いれば過小評価を行うことになるというのが一般的な

見方である。安全側の評価という意味で残留強度が採用さ

れることが多いようであるが，経済的な設計を行うために，

中間的な強度を決めるような研究もなされてきた 3)。この

ような簡便的な手法を基本とする試みとは異なり，本論文

では，弾塑性構成式を用いた水～土骨格連成有限変形解析

によって，脆性材料の進行性破壊問題を取り扱う。 

セメント改良土を対象とした数値解析を行うにあたり，

固化材が添加された土を人工的な構造高位化と疑似的な

過圧密土化 4)がもたらされた土としてみなして，土骨格の

弾塑性構成式には，骨格構造（構造・過圧密・異方性）の

変化を記述可能な上下負荷面修正 Cam-clay model（SYS 

Cam-clay model）5)を用いた。また，初期値境界値問題を解

くにあたり，同構成式を搭載した水～土骨格連成有限変形

解析コード GEOASIA6) 7)を用いた。以下では，条件に応じ

て構成式を恣意的に軟化させたり，不連続な変形を許容す

る要素を導入したりすることなく，支持力問題において，

軟化を示し得る材料で構成された地盤が，変形の結果，ひ

ずみの局所化を伴って進行的に破壊に至る様子が数値解

析によって再現される。結果として，例え材料として脆性

的な性質を有していても，進行的に破壊が進むために，地

盤全体の荷重－沈下関係には，必ずしも材料の脆性的な性

質が表立って現れてこないことが示される。 

以上に加え，本研究では，セメント改良土を対象に決め

た材料定数と初期値を変化させることで，ピーク強度に対

する残留強度の割合とピーク強度から残留強度に至るま

での強度の低下速さを系統的に変化させた地盤材料を用
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意し，支持力解析を行った。本論文では，この結果をもと

に，変形の先に破壊を求める体系の中で，地盤材料の脆性

的性質が支持力特性に与える影響についても述べる。 

 

2. SYS Cam-clay model によるセメント改良土の

力学挙動のシミュレーション 

 

はじめに，セメント改良土の非排水三軸せん断試験結果

を示すと共に，三軸試験を要素試験と見做す立場に立って，

SYS Cam-clay model によりセメント改良土の非排水三軸

せん断挙動を再現することを試みる。 

 

2.1 セメント改良土の非排水三軸せん断挙動 

改良の対象となる原料土の物理特性と，改良時のセメン

トの配合条件を表 1 に示す。材齢 28 日における一軸圧縮

試験の目標強度を 200kPa，施工性を考慮して初期含水比

を液性限界の 1.8 倍に設定して固化材（高炉セメント B 種）

の添加量を決定した。 

上記の条件で作製したセメント改良土に対して，三軸試

験装置を用いて，拘束圧が 50kPa および 200kPa になるま

で圧密した後，非排水せん断を行った。実験結果を図 1 に

示す。拘束圧の高いレベルでは，平均有効応力 p’の減少（塑

性圧縮）を伴う軟化挙動が現われていることが分かる。一

方で，拘束圧の低いレベルでは，平均有効応力 p’の増加（塑

性膨張）を伴う硬化挙動が現れた後，平均有効応力 p’の減

少（塑性圧縮）を伴う軟化挙動へと移行している。このよ

うな挙動は自然堆積粘土に見られる挙動とよく似ている

が，一般の自然堆積粘土に比べセメント改良土は急激な軟

化を示している。 

 

2.2 SYS Cam-clay model によるセメント改良土の非

排水三軸せん断試験結果の再現 

SYS Cam-clay model によって，図 1 に示す非排水三軸せ

ん断挙動を再現するのに際し，表 2 に示す材料定数と初期

値を用いた（表 2 において，特に説明のない記号は，SYS 

Cam-clay model に関する既往の論文 5) 8)の表記に準ずる。

土の構造の程度を表す定量的指標 R*の発展則については，

塑性ストレッチングのせん断成分の大きさ||Ds
p||と体積成

分の大きさ||Dv
p||の和を使う方法 8)を用いた）。これらの値

を決めるにあたって，固化材が添加された土を人工的に構

造を発達させた土とみなして，初期に構造を与えた。一方

で，固化する過程では異方性の発達に寄与するような塑性

変形が生じないと仮定して，初期に等方的な状態を仮定し

た。過圧密比 1/R は表 2 に示すその他の初期値を元に自動

的に決定される値である 9)が，この値が 1 以上であること

は，セメント改良土が特別な応力履歴なしに疑似的に過圧

密な状態 4)になっていることに対応している。また，構造

劣化指数 a は，セメント改良土の脆性的な性質を考慮した

結果，自然堆積粘土を想定した場合 9)に比べて大きめの値

となった。なお，表 2 に示す初期値は拘束圧 50kPa に対す

る値である。拘束圧 200kPa の非排水三軸せん断試験のシ

ミュレーションは，この状態から，等方圧縮する過程も含

めて行った。 

SYS Cam-clay modelによる計算結果を図 1の実験結果に

重ねて示す。今述べた条件設定（表 2）の下で，SYS Cam-clay 

model によって，先に挙げたようなセメント改良土の脆性

的な挙動が概ね再現できていることが見て取れる。また，

ピーク強度と残留強度の比もほぼ実験値と一致している。 

 

表 1 原料土の物性と配合条件 

[物理特性]  
土粒子の密度 s (g/cm3) 2.70 

液性限界 LL (%) 82.0 
液塑性限界 塑性限界 PL (%) 34.0 

塑性指数 PI 48.0 
砂分 (%) 2.0 

粒度塑性  シルト分 (%) 48.0 
粘土分 (%) 50.0 

[配合条件]  
調整土の含水比 w0 (%) 147.0 
セメント添加量 C (kg/m3) 65.5  

 
表 2 セメント改良土の材料定数と初期値 
[弾塑性パラメータ]  

圧縮指数 ~ 0.9 
膨潤指数 ~ 0.004 
限界状態定数 M 2.3 
NCL の切片※ N 5.45 
ポアソン比  0.15 

[発展則パラメータ]  
構造劣化指数 a (b, c) 8.0 (1.0, 1.0)

cs 0.9 
正規圧密土化指数 m 9.0 
回転硬化指数 br 0.01 
回転硬化限界面 mb 0.6 

[初期値]  
比体積 v0 5.36 
過圧密比 1/R 6.66 
構造の程度 1/R*0 3.00 
平均有効応力 p’0 (kPa) 50.0 
静止土圧係数 K0 1.0 
異方性の程度 0 0.0 

※ p’=98.1kPa における NCL 上の比体積  
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図 1  セメント改良土の非排水せん断挙動と SYS Cam-clay model

によるその再現 

 

3. セメント改良地盤の非排水支持力解析 

 

次に，セメント改良土の非排水三軸せん断試験結果の再

現に用いた材料定数と初期値（表 2）を基に，水～土骨格

連成有限変形解析コード GEOASIAを用いて行った非排水

支持力解析結果を示す。 

3.1 有限要素メッシュと境界条件 

計算は平面ひずみ条件下で行った。図 2 に有限要素メッ

シュと境界条件を示す。典型的な支持力問題を考えるため，

剛で摩擦のある基礎に鉛直変位を与える問題を設定した。
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基礎は簡単のため相当する節点間に線形制約条件 10)（距離

不変・角度不変・方向不変条件）を課して表現した。解析

は全断面を対象に行ったが，基礎が傾いたりずれたりする

ような変形を許さないような条件で解析を行った。これは，

非対称な変形モードが現われる場合は，対称に変形する場

合よりも顕著な荷重低下が生じうる 9)が，そのような効果

抜きで，どの程度の荷重低下が生じるか示すためである。

鉛直変位は，基礎中心節点に，地盤内部で間隙水の移動が

ほとんど生じることのないような速い速度（10-3cm/sec）

で与えた。 

 

 
図 2 有限要素メッシュおよび境界条件 

 

3.2 地盤の材料定数と初期条件 

SYS Cam-clay modelに必要な材料定数は表 2に示す値を

用いた。その他の材料定数として，透水係数 k = 1.0×

10-6cm/sec，土粒子の密度s = 2.70g/cm3を用いた。 

初期条件については表 2 を基に，自重を考慮して以下の

ように決めた。一般に，高含水比粘土に対し，セメント添

加による地盤改良がなされると，自重による圧密の進行速

度よりも遥かに速い速度で，地盤の固化は進行する。固化

後に過剰間隙水圧が消散して，有効応力が増加しても，そ

の時すでに地盤は文字通り固くなっているから，間隙比は

ほとんど減少しない。このことは，攪拌不良に伴う不均質

性などを無視すれば，深さ方向にも均質な含水比の高い地

盤が形成されることを意味する。また，同じく地盤全体に

セメントが均質に混合できたと仮定して，土の構造の程度

を表す定量的指標 R*を地盤全体で一定とした。加えて，

地盤の形成過程で塑性変形を伴うような一次元圧縮履歴

を受けないことを考慮して，初期異方性がない状態を仮定

した。具体的に与えた数値は，過圧密比 1/R を除き表 2 に

示す値と同じである。これらの条件の下，地表面にごく僅

かな荷重（9.81×10-2 kPa）を作用させた状態で，自重を考

慮して初期応力と初期過圧密比を計算した。地表面に与え

た荷重は，値を 1 オーダー小さくしても初期分布がほぼ変

わらないような小さな値である。図 3 に地盤の初期分布を

示す。算出された過圧密比 11)は，深度が大きくなるほど小

さくなっている。これは，セメント改良地盤の圧密降伏応

力が深さ方向にほぼ一定の値を取るのに対して，鉛直有効

応力は地盤深部ほど大きくなることに対応している。また，

図 3 に示す非排水せん断「強度」quは，理想的にサンプリ

ングされた状態を数値的に再現して得られる粘土試料の

一軸圧縮強度を表している 12)。均質にセメントが混合され

たと仮定したことを反映して，地盤の「強度」は深さ方向

にほぼ等しい値を取っている。 

 

3.3 解析結果 

図 4 に荷重－沈下関係を，図 5 にせん断ひずみ分布を示

す（図 4 の鉛直荷重は，基礎に作用する地盤からの全反力 
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図 3 初期分布 
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図 4 荷重－沈下関係 

 

(a) 沈下量 6.5cm

(b) 沈下量 10.0cm

(c) 沈下量 13.5cm
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(d) 沈下量 35.0cm  

図 5 せん断ひずみ分布 

を基礎の面積で除した値である）。せん断ひずみ分布より，

基礎の押し込みに伴いひずみの局所化が生じて，最終的に

円弧状のすべり線が発生することが分かる。しかし，この
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ような明確なひずみの局所化が生じる一方で，材料レベル

での脆性的な挙動から想像されるのとは裏腹に，荷重－沈

下関係では顕著な荷重低下が見られない。 

次に，地盤内のひずみの局所化領域において，各要素が

どのような挙動を取っているのか見てゆく。すべり線上の

要素の挙動を図 7 に示す（各要素の位置は，図 6 の変形

図に示す）。図 7 の各要素の挙動に示した点(a)から(d)のプ

ロットは，地盤全体の荷重－沈下関係（図 4）に示した(a)

から(d)における時点の状態を表している。図 7 の各要素は，

急激な軟化を示しており，確かに脆性的な挙動を示してい

ることが分かる。各要素がピークを示すタイミングについ

て着目してみると，荷重－沈下関係でピークが現れる前か

ら軟化を始める要素もあれば，荷重－沈下関係でピークが

現れた後で軟化を始める要素もあることに気づく。さらに

詳しく見てみると，セメント改良地盤では，基礎端部直下

の要素(1)から，すべり線のもう一方の端部に向かって順次

軟化を生じていることが分かる。ここで改めて図 5 に示す

せん断ひずみ分布にて，ひずみの局所化の進展の仕方に着

目してみると，基礎端部から徐々にすべり線が伸びてゆく

様子が伺える。局所化はピークに至る前からすでに進行し

ており，ピーク付近で一旦楔を形成してから，最終的に円

弧状のすべり線を描いている。地盤が脆性的な材料で構成

されているにも係わらず，荷重－沈下関係で明確なピーク

が現れないのは，すべり線上の土要素が一斉にピークを示

すわけではなく，順次ピークを示しながら破壊が進行して

ゆくためであることがわかる。 

なお，地盤の初期分布などによっては，すべり線上の要

素がほぼ一斉にピークを示す場合もある。このような場合，

要素レベルの軟化特性が素直に荷重－沈下関係に表れて，

明確な荷重低下 9)が生じる。 

 

 

沈下量 35.0cm 

図 6 変形図と挙動を示す要素の位置 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

4. 地盤の構成材料の脆性的性質が非排水支持力特

性に及ぼす影響 

 

地盤の構成材料の脆性的性質を司る因子として，ピーク

強度に対する残留強度の割合（強度低下率）とピーク強度

発揮後の強度の低下速さを取り上げ，これらの因子が地盤

の非排水支持力特性に与える影響について示す。ここでは，

セメント改良土を対象に決めた材料定数と初期値を変化

させることで，ピーク強度に対する残留強度の割合とピー

ク強度から残留強度に至るまでの強度の低下速さを系統

的に変化させた地盤材料を用意し，これらの因子が支持力

特性に及ぼす影響を調べる。 

 

4.1 強度低下率の影響 

まずは，強度低下率が地盤の支持力特性に与える影響に

ついて示す。ここでは，ピーク強度を揃えた上で，ピーク

強度に対する残留強度の比を 3 通りに変化させて解析を

行った。表 3 に，ここでの議論にとって主要な材料定数と

初期値を示す。表 3 に示す以外の値は，すべて表 2 に示す

値に等しい。また，Case A2 は 3.で示したセメント改良地

盤の解析と完全に同じ条件であり，これを基本ケースとす

る。強度の低下速さを一定にして比較するために，構造劣

化指数 a はすべてのケースで等しい値とした。SYS 

Cam-clay model の残留強度は比体積 v によって一意に決

まるため， Case A2 に比べて，Case A1 は残留強度が大き

く，Case A3 は残留強度が小さくなるように比体積 v を与

えた上で，ピーク強度が等しくなるように構造の程度 1/R*

を決めた。過圧密比 1/R は，これらの値を用いて計算され

た値である。 

図 8 に各ケースの非排水せん断挙動を示す。すべてのケ

ースでピーク強度が等しいことを確認できる。また，Case 

A1 から A3 の順で残留強度が小さくなっていることを確

認できる。Case A1 から A3 のピーク強度に対する残留強

度の比は，それぞれ 0.75，0.63，0.50 である。 

これらの材料で構成された地盤の荷重－沈下関係とせ

ん断ひずみ分布を，それぞれ図 9 と 10 に示す。荷重－沈

下関係（図 9）からは，材料レベルでのピーク強度が等し

くても，残留強度が異なれば，地盤の支持力（ピーク荷重）

に違いが表れることが分かる。より具体的には，残留強度

が小さいほど，すなわちピーク後の強度低下率が大きいほ 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表 3 主要な材料定数と初期値（強度低下率の違い） 

10 20 30

50

100

150

200

250

0

せん断ひずみ s (%)

軸
差
応

力
 q

 (k
P

a)

(a) (b) (c)

要素(1)

10 20 30

50

100

150

200

250

0

せん断ひずみ s (%)

要素(2)

(a)
(b) (c)

10 20 30

50

100

150

200

250

0

せん断ひずみ s (%)

要素(3)

(a)

(b) (c)

10 20 30

50

100

150

200

250

0

せん断ひずみ s (%)

要素(4)

(a)

(b)
(c)

10 20 30

50

100

150

200

250

0

せん断ひずみ s (%)

要素(5)

(a)

(b)

(c) (d)

10 20 30

50

100

150

200

250

0

せん断ひずみ s (%)

要素(6)

(a)

(b)

(c)

 

図 7 すべり線上の要素の挙動 
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解析ケース Case A1 Case A2 Case A3
[発展則パラメータ]  

構造劣化指数 a 8.0 8.0 8.0
[初期値]  

比体積 v0 5.21 5.36 5.56
過圧密比 1/R 6.24 6.66 7.01
構造の程度 1/R*0 2.38 3.00 3.95  
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図 8 非排水せん断挙動（強度低下率の違い） 
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図 9 荷重－沈下関係（強度低下率の影響） 
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沈下量 35.0cm  
図 10 せん断ひずみ分布（強度低下率の影響） 

 

ど，地盤の支持力は小さくなる。残留強度がピーク強度に

影響を及ぼすのは，これらのケースでは，すべり線上の要

素が順次ピークを示すためである。すなわち，容易に想像

がつくように，荷重－沈下関係でピークが表れるとき，す

べり線上の要素の一部はすでに残留状態もしくは軟化状

態にあるために，残留強度がピーク荷重に影響を及ぼすの

である。ひずみ分布（図 10）からは，強度低下率が大き

い材料で構成された地盤ほど，顕著な局所化を生じること

が分かる。また，強度低下率が大きい地盤では，より円弧

に近いすべり線が形成されており，強度低下率は地盤の破

壊モードにも影響を及ぼすことが分かる。なお，この中で

は Case A3 が最も大きな破壊領域を示しているが，それに

も係わらず Case A3 のピーク荷重が最も小さいのは，すで

に述べたように，ピーク荷重が示されるときに，すべり線

上の要素の一部はすでに残留状態もしくは軟化状態にあ

るためである。 

 

4.2 強度の低下速さの影響 

次に，地盤の構成材料の強度の低下速さが地盤の支持力

特性に及ぼす影響について示す。ここでは，ピーク強度と

残留強度を揃えた上で，強度の低下速さを 3 通りに変化さ

せて解析を行った。表 4 に，ここでの議論にとって主要な

材料定数と初期値を示す。先程と同様に，表 4 に示す以外

の値は，すべて表 2 に示す値に等しい。また，Case B2 は

3.で示したセメント改良地盤の解析と完全に同じ条件で

あり，前節と同様にこれを基本ケースとする。Case B2 に

比べて，Case B1 が緩やかに軟化し，Case B3 が急激に軟

化するように，構造劣化指数 a を与えた。すべてのケース

で残留強度が等しくなるように，比体積 v を与えた上で，

ピーク強度が等しくなるように構造の程度 1/R*を決めた。

過圧密比 1/Rは，これらの値を用いて計算された値である。 

図 11 に各ケースの非排水せん断挙動を示す。すべての

ケースでピーク強度と残留強度が等しいことが確認でき

る。また，Case B1 から B3 の順で強度の低下速さが増し

ていることが確認できる。 

これらの材料で構成された地盤の荷重－沈下関係とせ

ん断ひずみ分布を，それぞれ図 12 と 13 に示す。荷重－沈

下関係（図 12）からは，材料レベルでのピーク強度が等

しくても，強度の低下速さが異なれば，地盤の支持力に違

いが表れることが分かる。より具体的には，強度の低下速

さが増すほど明確な荷重低下が見られなくなり，地盤の支

持力は小さくなる。強度の低下速さが増すほど明確な荷重

低下が見られなくなるのは，やはり，これらのケースでも，

すべり線上の要素が一斉にピークを示さないためである。

すなわち，急激に軟化する場合は，ピークを過ぎた要素の

多くがすぐに残留状態に至ってしまい，緩やかに軟化する

場合に比べて同時に軟化状態を示す要素の数が限られて

くるためである。ひずみ分布（図 13）からは，強度の低

下速さが増すほど破壊領域が若干大きくなる傾向を見て

取れるが，それにもかかわらず，強度の低下速さが増すほ

どピーク荷重が小さくなるのは，やはり，各要素がピーク

強度を示した後にすぐに残留状態に達してしまうためで

ある。 

 

 

 

表 4 主要な材料定数と初期値（軟化速さの違い） 
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解析ケース Case B1 Case B2 Case B3
[発展則パラメータ]  

構造劣化指数 a 4.0 8.0 16.0
[初期値]  

比体積 v0 5.36 5.36 5.36
過圧密比 1/R 5.19 6.66 9.32
構造の程度 1/R*0 2.34 3.00 4.20  
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図 11 非排水せん断挙動（軟化速さの違い） 
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図 12 荷重－沈下関係（軟化速さの影響） 
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沈下量 35.0cm  
図 13 せん断ひずみ分布（軟化速さの影響） 

 

5. 結論 

 

本研究では，まず，骨格構造の変化を記述可能な SYS 

Cam-clay model によって，セメント改良土の非排水三軸せ

ん断挙動を再現した。さらに，セメント改良地盤の形成過

程を考慮して地盤の初期分布を与えた上で，水～土骨格連

成有限変形解析コード GEOASIAを用いて，セメント改良

地盤を想定した非排水支持力解析を行った。その結果，セ

メント改良地盤が，基礎端部からすべり線を徐々に伸展さ

せながら破壊が進行してゆく様子を計算によって再現し

た。このとき地盤内では，すべり線上の各要素が順次軟化

を生じているため，例え地盤が脆性的な材料で構成されて

いたとしても，荷重－沈下関係にはそのような材料特性は

表立って表れてこないことが分かった。 

 以上の議論に加え，地盤の構成材料の脆性的性質司る因

子として，ピーク強度発揮後の強度低下率と強度低下速さ

を取り上げ，これらの因子が地盤の非排水支持力特性に与

える影響について調べた。その結果，基礎端部からすべり

線を徐々に伸展させながら破壊が進行してゆく場合には，

すべり線上の各要素が一斉にピークを示すわけではない

ことに起因して，構成材料のピーク強度が等しくても，残

留強度が低いほど地盤の支持力は小さくなることや，強度

が速く低下するほど，地盤の支持力は小さくなると同時に，

顕著な荷重低下が生じなくなることを示した。 
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