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概   要 
出水時に堤体法尻や基礎地盤からの漏水が濁る現象は，堤防とって極めて重要な危険信号である。すなわ

ち，堤内地側への浸透水が濁っている場合には，土骨格から細粒分が流出していることに伴い，堤体変状

の危険性が高まっていると考えられている。しかし，細粒分の流失が堤防劣化・変状を引き起こすのか，

堤防変状発生の一側面として細粒分が流失しているのか，あるいは相互に影響しながら劣化・破壊が進行

していくのか，不明確な点が多い。本研究では，細粒分流出は，発生し始めたせん断変形に起因する，あ

るいは促進される現象と考える。そこで，砂質土からの細粒分流出に着目し，浸透流場でのせん断過程を

土粒子レベルで観察できる一面せん断試験装置を新たに開発し，浸透条件下におけるせん断変形と細粒分

の移動，流出との因果関係について検証した。具体的には，細粒分の移動，流出が発生すると考えられる

粒度調整した混合砂を用いて一面せん断試験を実施し，浸透及びせん断変形に伴う砂粒子の観察を実施し

た。その結果，せん断変形に伴う構造変化によって，浸透とともに細粒分が移動することが示された。 

 

キーワード：河川堤防，内部侵食，一面せん断試験，細粒分 

 

1. はじめに 

 

長時間洪水が継続する場合，河川堤防においては基礎

地盤のパイピングや堤体法尻での内部侵食を伴う浸透破

壊の危険性が高まる。例えばパイピング現象においては，

澄んだ水が滲出してくる間の危険性は低いが，堤内側に

浸出してくる河川水が濁っている場合には土粒子が流出

し，堤体変状の危険性が高いと経験的に考えられている。

すなわち，基礎地盤や堤体土の土砂が浸透水に混じる場

合には，堤体の安定性が失われつつある兆候と一般に考

えられることが多い。 

堤体と基礎地盤，あるいは基礎地盤が複層であればそ

れら基礎地盤間の透水性に大きなギャップがある場合に

は境界面で水みちが形成され，その水みちを流れる高流

速の非ダルシー流れによって比較的大きな動水勾配が作

用した場合，土粒子が流れ出る場合がある。一方，明確

な水みちの存在がない段階においても，細粒分の流出が

議論される場合も多く，その場合には，流路となる土の

間隙の大きさや土粒子自身の粒径，そして流速などの流

出条件が議論となり先行研究もなされている 1)。しかし，

細粒分の流出は，発生し始めたせん断変形に起因する，

あるいは促進される現象とも考えられる。 

本研究では，浸透条件下におけるせん断変形に伴う細

粒分の移動，流出との因果関係について検証した結果を

示す。具体的には，細粒分の移動，流出が促進されやす

いよう粒度調整した混合砂を用い，新たに開発した浸透

流場でのせん断過程を土粒子レベルで観察できる一面せ

ん断試験装置を使用し，せん断変形に伴う細粒分の移動，

流出について検討する。 

 

2. 試験条件 

 

本研究では細粒分の移動，流出の様子を観察すること

を目的としており，粗粒分と細粒分の含有量にギャップ

があり，粗い粒子間を細粒分が比較的移動しやすい条件

で試験を行う必要があると考える。言い換えると，水の

浸透とともにフィルターの役割を果たす粒子の間を，よ

り小さな粒子が流れ，内部浸食が発生しやすいと考えら

れる試料で検討を行う。そこで，Kenney ら 2)の粒状フィ

ルターの内部安定性の指標を用いることにした。これは，

図 1 に示すような試料が内部浸食を起こさないためには

任意の粒径 D に対して 4D の粒子含有量がそれ以上含ま

れていることが必要であるという指標で，H/F≧1 で安定， 

H/F＜1 で不安定とする。指標に基づき内部浸食が起こり

やすいと考えられる試料で試験を実施する。 
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本論文の試験試料には，三河珪砂 4 号とシルト分が卓

越した野間精配砂を使用し，これらを 1:2 の割合で配合

した。これは，粗粒分と細粒分の含有量のギャップを均

等係数で判断し，その値が大きくなり，細粒分がある程

度含まれるように配合した。配合した試料は均等係数 Uc

＝75%，細粒分含有量 Fc＝20%であった。配合した試料

を混合試料とし，図 2 にその粒度分布を示す。この試料

について Kenney の指標に基づいて連続的に検討を行う

と，0.03～0.035ｍｍ以下の粒子は不安定で移動するとい

う判定になり，内部浸食を起こす可能性があるとされる。

しかし，粒径のみによる判定のため，せん断変形が加わ

った際の構造変化や水みちが形成された場合に同じく不

安定とされる粒子の移動が確認できるかどうか検討を行

う。 

 

3. 試験装置概要 

 

新たに開発した一面せん断試験装置のせん断箱を分解

した状況を図 3 に示す。せん断箱下部は二層構造となっ

ており，組付けた際，供試体底面にポーラスメタルを取

り付けているため供試体飽和時に下方から注水すること

ができる。せん断箱上下部にそれぞれ注水口および注水

経路となる溝が作られており，せん断中は供試体内を左

右に水を浸透させることができる。 

せん断箱上下を組み，荷重計測用ロードセルの上に設

置した様子を図 4 に示す。この図では，組み立てたせん

断箱内に供試体を作製し，その上に蓋の役割をする加圧

板を乗せたものになる。供試体上面に接する加圧板にも

ポーラスメタルが組み付けられており脱気および飽和時

の排水ができるようになっている。せん断箱上下のホー

スから脱気および飽和時の注水を行い，左右のホースを

通してせん断時に水を浸透させる。各チューブのバルブ

の開閉により飽和時やせん断時の水の浸透方向を選択で

きるようにしている。 

一面せん断試験装置の模式図を図 5 に示す。図に示す

ように上部せん断箱の注水経路から，下部せん断箱の排

水経路まで，供試体の左から右へ浸透水を流すことが可

能である。試験中に供試体への浸透水が外部に漏出しな

いように，鏡面仕上げの上下せん断箱の接触面をシリコ

ングリースでシールする。その上で，上部せん断箱を固

定する高剛性ボルトに設置したばねで，力を調整しなが

ら上下せん断箱を漏水しない程度に圧着する。また，試

験中に供試体中の細粒分の移動を観察するため，せん断

箱の前側面には透明なアクリル板を設けている。 

  

図 1 Kenny の安定指標 

図 2 試験試料の粒度分布 

図 4 せん断箱を設置した状況 

図 3 せん断箱を分解した状況 

図 5 一面せん断試験装置の模式図 

- 78 -



4. 試験方法 

 

供試体作製においては，乾燥試料を先述のように所定

の割合で十分に混合した後に，含水比 10%となるように

蒸留水を加水し，均一になるように十分に攪拌混合した。

この混合試料を間隙比 1.0 となるように締め固めて，高

さ 20mm，一辺 50mm の直方体の供試体を作製した。図

5 に示す供試体上面の注水経路を用いて-40kPa まで段階

的に供試体の脱気を行う。このとき上下せん断箱の接触

面をシリコングリースでシールしており，上部せん断箱

を固定する高剛性ボルトに設置したばねで，漏水しない

程度に圧着する程度であるため，あまりに大きな負圧を

作用させると，十分なシールができずに脱気後の注水時

に漏水を起こす可能性がある。そのため，止水上問題の

ない程度の負圧を作用させている。同じく図 5 に示す供

試体上下面の注水経路を用いて飽和後，鉛直応力 20kPa

となるまで圧密載荷を行った。圧密終了後，図 6 に示す

試験手順で撮影およびせん断を行った。まず，初期水頭

差 5cm の注水槽から 1kPa/min ずつ 2kPa まで水圧を上昇

させ 5 分間保つ。その後浸透を継続させながら一面せん

断を実施した。せん断速度 0.5mm/min で変位が 6mm に

達するまでせん断を実施し，圧密終了後の水の浸透から

せん断終了までの供試体内の細粒分の移動を，図 7 に示

すようにアクリル板を介してマイクロスコープで観察し

た。図中央のようにせん断中に供試体表面の粒子を観察

するが鮮明に撮影ができるようライトを照射しながら撮

影を行っている。 

 

5. 試験結果 

 

図 8 にアクリル板を介して撮影した試験中の試料の様

子を示す。粒子の様子を正確に観察できるようせん断面

上部だけに焦点を合わせ拡大して撮影を行った。せん断

面の真上を撮影しており，写真底面がせん断面とほぼ一

致する。浸透開始からせん断開始までの 7 分間は細粒分

の移動は確認できなかったが，アクリル板表面に付着し

ている気泡が微量ではあるが消失していることが確認で

きた。一方，せん断開始後には，以下のように細粒分の

移動が確認できた。 

浸透開始 500 秒後（せん断 80 秒後，せん断変位 0.7mm）

では，約 0.1mm 程度の粒子（図上部，中央付近の色付き

の点）も移動することが確認できた。しかし，移動し始

めてすぐ別の粒子に接触し動きが止まったため，目詰ま

りを起こしたと考えられる。その後半分ほどの大きさの

粒子（図右，中央付近の色付きの点）がその横を通過し

ていくところも確認できた。 

浸透開始780秒後（せん断360秒後，せん断変位3.0mm）

では，気泡の消失と細粒分の移動が共に確認できた。気

泡の消失は二つ確認でき，図に示した。まず，上の気泡

が消失した瞬間，約 0.03mm 程度の複数の粒子が同じ経

路を通過し目詰まりを起こして止まった。その直後，下

の気泡が消失し，移動中だった粒子は直前に目詰まりを

起こした経路を移動せず，気泡の消失によって形成され

た経路を移動した。 

浸透開始 1020 秒後（せん断 600 秒後，せん断変位

5.0mm）では，せん断中最も細粒分の移動が確認できた。

図中央のような経路を 0.05mm 未満と思われる大きさの

粒子が移動した。同時にその直下に存在する複数の経路

にそれぞれ細粒分が移動していくところが確認できた。 

浸透開始 1080 秒後（せん断 660 秒後，せん断変位

5.5mm)では，一つ前の浸透開始 1020 秒後で活発に粒子

の移動が確認できた場所を色付けしてある。この色付け

部分では先ほどと異なり浸透による細粒分の移動が全く

確認できなかった。せん断に伴う粒子の巻き込みにより

細粒分が移動することができる経路が閉ざされた可能性

がある。その代わり，図の右下のように別の場所で細粒

分の移動が確認できた。この粒子の移動が止まった直後

に図の右上の粒子の動きも停止した。その後せん断終了

時まで，大きく粒子が移動する様子は見られなかった。 

 

6. おわりに 

 

本研究では，細粒分の移動，流出が促進されやすいよ

う粒度調整した混合砂を用い，浸透流場でのせん断過程

を土粒子レベルで観察できる一面せん断試験装置を使用

し，せん断変形に伴う細粒分の移動を観察した。 

浸透条件下におけるせん断時の供試体の観察からせん

断変形に伴う場合に細粒分が大きく移動することが確認

できた。その反面，移動をしない粒子や移動をしても目

 

図 6 試験手順 

図 7 試験中の様子 
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詰まりする粒子も存在する。移動する粒子の中で最大で

約 0.1mm と Kenney の安定指標で内部浸食を起こす可能

性があると判定された粒子よりも大きな粒子も移動する

ことが確認できた。しかし，細かい粒子とは異なり，移

動直後に他の粒子に接触して動きを止め，その後は大き

な移動はしなかった。 

粒子の動き方の特徴として，一箇所に限らず複数の箇

所で移動する様子が見られたが，各流路に対して同じ道

を連続的に粒子が流れていくことが確認できた。また，

複数の粒子が流れ，その流路で目詰まりを起こすと後続

の粒子の動きが途中で止まる様子が見られた。その場合，

流れが止まった流路が枝分かれを起こし，別の水みちを

形成するような現象も見られた。このことから浸透水と

共に粒子が流れやすい方向を選択的に流れながら移動す

ると考えられる。せん断終了直前には，観察視野内にお

いては粒子の動きが全体的に確認できなくなったことか

ら，その範囲では粒子の目詰まりによって複数存在して

いた流路が閉ざされたと考えられる。 

本実験では実現象と比べて大きな水頭差を作用させて

いることや，一面せん断試験ではせん断に伴い供試体の

流路長が短くなり動水勾配が増大することにも注意し，

せん断に伴う浸透量についても検討する必要がある。ま

た，巨視的に平均的な動水勾配が小さい場合であっても，

土粒子間を流れる微視的な間隙流は高速である場合も考

えられ，微視的な流速の計測も含めて，より詳細な観察

を行う必要がある。せん断に伴い細粒分の移動が促進さ

れたことから，せん断変形による土骨格の変化により細

粒分の流路が形成された可能性がある。さらには，せん

断変形により刻々と供試体内の状況が変化していくため，

粒状フィルターの内部安定指標の判定とは異なる結果で

あったと考えられる。今後は浸透現象を力学特性と合わ

せて検証していく予定である。 

なお，堤防土を模擬した砂質試料を用いて，各種の動

水勾配における細粒分の移動状況を観察する試験も別途

実施している。せん断試験時に供試体を流れる浸出水か

らフィルターで細粒分を補足する試みを実施しているが，

せん断前の浸出水とせん断時の浸出水では，細粒分の流

失量が明らかに異なることも確認している。シンポジウ

ム当日には，その結果についても説明する予定である。 
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概   要 
高透水性基礎地盤を有する堤防の崩壊メカニズムを解明するために，堤体ならびに基礎地盤の土質，境界

条件を変えた浸透破壊模型実験をまず実施し，破堤にまで至る進行性破壊過程の観察を行った．また，堤

体ならびに基礎地盤材料の三軸試験を実施し，堤体材料の力学特性の観点から堤防が決壊にまで至る条件

について考察を行った．また，平成 28 年台風 10 号において浸透によって破堤した青森県の二ツ森川堤防

を題材に，模型実験で得た知見の実現場での適用性についても考察した．具体的には，開削調査によって

被災箇所では堤体下部の浅層に高透水性の地盤が分布していることが判明しているため，破堤箇所で採取

した不撹乱試料を用いた三軸試験を通して，堤体材料の力学特性の観点から破堤に至る可能性を検証した． 

 

キーワード：河川堤防，模型実験，浸透破壊，すべり破壊，堤体土 

 

1. はじめに 

 

矢部川，子吉川，梯川などの近年の堤防被災の共通点と

して，高い透水性の基礎地盤が存在し，かつその基礎地盤

の上には透水性が大きく異なる堤体や基礎地盤（被覆土層

を含む）が存在していた 1),2)．そのような高い透水性を有

する基礎地盤が誘因となってパイピングを含む法尻近傍

での堤体変状を引き起こし，それが破堤や大規模法すべり

と言った堤防全体の不安定化に結びついたと考えられる．

また，平成 28 年の台風 10 号においても青森県の二ツ森川

堤防が河川水の浸透によって破堤した．開削調査によって，

その被災箇所では堤体下部の浅層に高透水性の地盤が分

布していることが判明し，さらに浸透流解析によって，破

堤断面では川裏法尻付近に高い動水勾配が集中したこと

が示された 3)．高透水性地盤の存在による法先付近の動水

勾配の集中が，二ツ森川堤防決壊のトリガーとなったこと

は想像に難くないが，どのようなプロセスで破堤に結びつ

いたのかまでは不明である．  

本論文では，高透水性基礎地盤を有する堤防の崩壊メカ

ニズムを解明するために，堤体ならびに基礎地盤の土質，

境界条件を変えた浸透破壊模型実験をまず実施し，破堤に

まで至る進行性破壊過程の観察を行う．また，堤体ならび

に基礎地盤材料の三軸試験を実施し，堤体材料の力学特性

の観点から堤防が決壊にまで至る条件について考察を行

う．次に，二ツ森川堤防の被災を題材に，模型実験で得た

知見の実現場での適用性を考察する．具体的には，破堤箇

所で採取した不撹乱試料を用いた三軸試験を通して，破堤

に至る可能性を検討する．  

 

2. 模型実験 

 

(1) 模型実験の概要と実験条件 

2 次元浸透模型実験装置，ならびに 3 次元浸透模型実験

装置の概要を図-1 および 2 にそれぞれ示す．実験装置に

は，基礎地盤および堤体を作製するための土槽，その左右

には給排水のための水槽が設けられている．給水槽には水

位を一定に保つため，底面からの高さ 330mm の位置に通

水孔が空いている．本実験では，高い透水性基礎地盤に起

因して，法尻付近の基礎地盤に発生すると予想される比較

的大きな動水勾配による影響を検討するため，図-1 に示す

ように，模型地盤を領域Ⅰ（高透水性基礎地盤）,  Ⅱ（上

部砂質基礎地盤，上部基礎地盤）,  Ⅲ（堤体）に分け，そ

れぞれの領域における地盤材料を変化させて浸透模型実

験を実施した． 

模型下部の高透水性基礎地盤（領域Ⅰ）には，三河珪砂

3 号（以後，3 号砂）を使用し，上部砂質基礎地盤（領域

Ⅱ）および堤体（領域Ⅲ）には，3 号砂の他，三河珪砂 6

号（以後，6 号砂），三河珪砂 7 号（以後，7 号砂），三河
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珪砂 8 号（以後，8 号砂），三河珪砂 6, 7, 8 号を 5:2:5 の質

量比で混合した混合砂（以後，678 混合砂），678 混合砂に

さらにカオリン粘土を混合した土（重量比 5:2:5:5，以後，

カオリン混合砂），シルト主体の野間砂の計 6 種類の材料

を組み合わせて使用した．地盤材料はいずれも含水比

4%(カオリン混合砂と野間砂は 10%)に調整した後，所定の

間隙比となるように，一層 50mm ずつ（層厚が 50mm 未満

の場合は，層厚分）締め固めて模型地盤を作製した．領域

Ⅱの間隙比は，カオリン混合砂は 0.85，野間砂は 0.90，そ

れ以外はすべて 1.06 とした． 

表-1 に各実験 CASE で採用した各地盤材料の透水係数

と模型堤体の間隙比を示す．なお，領域Ⅱに 6 号砂を使用

する際には，同粒径の色砂を 10%混合した（以後，6 カラ

ー砂）． 

模型実験は以下の手順で実施した．基礎地盤の飽和を模

擬するために底面から 100mm で水位を保持して 90 分間

静置した．その後，川表側の給水槽の水位を 330mm の位

置（堤体高さ 9 割の部分）まで急激に上昇させ，その水位

を保持する．一方の川裏側の排水槽は 150mm に水位を保

持し，浸透に伴う堤体および基礎地盤の挙動を観察した．

すべての CASE において，模型地盤の正面および側面から

ビデオ撮影を行い，越流によって破堤するまで，もしくは

堤体変状がほぼなくなるまで実験を継続した． 

 

(2) 模型実験の結果と崩壊パターンの類型化 

表-1 は数多く実施した模型実験の中から典型的な事例

をまとめたものである．表の最右列には実験終了時の堤体

崩壊の程度（以下，崩壊度とする）を簡易的に記している．

なお，越流とは堤体崩壊に伴って天端高が一定水位（初期

天端高の 9 割の水位）を下回り発生したものである．右か

ら 2 列目の「パターン」については後述する．表-1 より，

崩壊度が天端近くまで，もしくは越流した CASE の多くは

地盤内の透水係数比が 10 倍以上となっている．領域Ⅰと

Ⅲが同一で領域Ⅱのみが異なっている CASE1 と 7，ある

いは CASE3 と 8 を比較すると，透水係数比が高くなる（Ⅰ

/Ⅱ=5→67）ほど崩壊度が高くなっている．これらは，法先

直下の領域Ⅱに高い動水勾配が集中して領域Ⅱを突き破

る水みち（噴砂・噴水）が形成され，領域Ⅲの堤体に高い

過剰間隙水圧が作用することによってせん断強度が著し

く低下し，法尻から内部に向かって進行的に崩壊するため

と考えている（図-3）．一方，CASE5, 12 および 13 では透

水係数比が極端に高いが崩壊度は低い．これらの CASE で

はカオリンやシルトが使用されているために透水性が極

端に低いことに加えて他の砂質材料と比べて低拘束圧下

でのせん断強度が高いことが影響している．そのため，法

尻付近で噴砂・噴水あるいは図 4 のような亀裂が発生して

も，カオリンやシルトの領域Ⅱが堤体下で安定しており，

法尻損傷部は被圧水圧を逃がす経路となって，逆に堤体の

損傷は軽微となる．ただし，堤体がカオリン混合砂の

CASE5 では，堤体自体の損傷は少ないものの川裏法尻か

ら堤体下に明瞭な水みちが発生（図-5）するため，その水

みちが川表まで貫通する可能性があることに注意する必

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

※経過時間 100 分を超えた実験 

表-1 模型実験の条件と結果 

堤体 パターン
Ⅰ Ⅱ Ⅲ Ⅰ Ⅱ Ⅲ 間隙比 Ⅰ/Ⅱ Ⅱ/Ⅲ 前→後

1 6号砂 6.3×10-4 1.06 5 1 2→3 6割

2 7号砂 2.4×10-4 1.06 5 2 2→3 5割

3 678混合砂 1.0×10-4 1.06 5 5 2→3 天端※

4 8号砂 4.0×10-5 1.06 5 12 1→2 越流

5 カオリン混合砂 5.6×10-7 0.85 5 8.8×102 1 2割

6 7号砂 678混合砂 2.4×10-4 1.0×10-4 1.06 11 2 2 越流

7 6号砂 6.3×10-4 1.06 67 6.3×10-2 2→3 天端

8 678混合砂 1.0×10-4 1.06 67 4.0×10-1 1→2 越流

9 8号砂 6.6×10-5 1.15 67 1 1→2 越流

10 8号砂 4.0×10-5 1.06 67 1 2→3 9割

11 8号砂 3.0×10-5 0.85 67 1 2→3 6割

12 野間砂 678混合砂 2.3×10-6 1.0×10-4 1.06 1.2×103 2.3×10-2 3 4割

13 カオリン混合砂 678混合砂 5.6×10-7 1.0×10-4 1.06 4.8×103 5.6×10-3 3 5割

14 6号砂 6.3×10-4 1.06 1 4 2→3 越流※

15 678混合砂 1.0×10-4 1.06 1 27 2 越流

16 8号砂 3.0×10-5 1.06 1 90 1 越流

終了時
崩壊度

透水係数比
CASE

地盤材料 透水係数（m/s）

8号砂 4.0×10-53号砂

3号砂

2.7×10-3

2.7×10-3

6カラー砂 4.9×10-4

 

図-1 模型実験装置の概要 

領域Ⅰ

領域Ⅲ
領域Ⅱ

1800

33
0

図-2 模型地盤材料の三軸試験結果 
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要がある．すなわち，低透水材料直下の地盤材料が，層境

界で発生する水みちによって流されやすい粒度の砂質材

料である場合には，いわゆるパイピングが発生する危険性

がある． 

堤体下のCASE5において堤体を 8号砂としたCASE4で

は，透水係数比は 12 であるが砂質堤体であるため高い動

水勾配の作用でせん断強度が低下し，すべり崩壊が発生

（図-6）して最終的に越流に至る． 

大きな透水係数比が存在しない CASE1～3 では，高い動

水勾配が集中する箇所がないために，通常の堤体浸透のみ

によって崩壊が進展する．本実験で用いた砂質材料の場合，

堤防法面は法尻から泥濘化と呼ぶにふさわしい変状を示

す．すなわち，堤体材料のせん断強度が浸潤に伴い低下し，

法面が流体状に崩れて徐々に低勾配化していく（図-7）．泥

濘化した堤体材料が法尻付近に堆積すると，崩壊の進行速

度が低下し，場合によっては進行が止まる．なお，この堤

体崩壊時の進行速度や最終的な崩壊度は堤体自身の力学

特性に左右される．図-8 は模型実験に用いた地盤材料の一

部の三軸試験（CU 試験）結果である．応力～ひずみ関係

において，赤，青，黒線で示すようにひずみ軟化し，有効

応力経路においても軸差応力の最大点を通過した後に原

点に向けて低下するような材料は，ゆる詰め傾向と考えて

よい．本模型実験においては，特にゆる詰め傾向の強い 678

混合砂を堤体とする CASE3 は，天端まで崩壊が進展した．

堤体材料の力学特性の違いによる崩壊度への影響は，

CASE9～11 の結果にも顕著に表れており，間隙比が小さ

い密詰めの CASE11 では崩壊度が 6 割であるのに対して，

最もゆる詰めの CASE9 では越流に至っている．さらに，

領域Ⅱを 3 号砂，すなわち単層の高透水性基礎地盤とした

CASE14～16 では，すべての CASE で越流に至っているが，

やはり堤体材料によって崩壊の形態は異なる．すなわち，

図-8 に示すゆる詰め挙動の 6 号砂や 678 混合砂を堤体と

する CASE14 や 15 では，脆弱な堤体が進行的にすべり崩

壊して越流に至るのに対し，やや密詰め挙動を示す 8 号砂

を堤体とする CASE16 では，堤体は初期の形状を保った状

態で堤体直下に川裏から水みちが形成され，それが川表ま

で連通したことによって，堤体の川表側法面が吸い出しを

受けて堤体全体が沈下して，越流に至る（図-9）． 

以上の模型実験の結果，図-10 に示すように大きく分け

て 3 つの崩壊パターンに類型化できる．崩壊パターン 1 は

低透水性の堤体直下に水みちが形成し，それが連通して堤

体が崩壊するもの．崩壊パターン 2 は上部基礎地盤や堤体

の有効応力の低下により，堤体が法先から進行的に崩壊す

るもの．そして，崩壊パターン 3 は，基礎地盤からの漏水

が見られる程度で，基礎地盤の浸透が堤体の崩壊に関与し

 

 

図-3 領域Ⅱを突き破る水みちの内部への移動と堤体の進行的な崩壊（CASE8） 

図-4 領域Ⅱの法尻損傷のみで安定する堤体（CASE13） 図-5 堤体直下に形成される水みち（CASE5） 

図-6 領域Ⅱを巻き込み堤体のすべり崩壊（CASE4） 図-7 堤体法面の泥濘化による変状（CASE3） 
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ないものである．崩壊パターン 1 は，矢部川破堤で発生し

たと想定されている，いわゆるパイピングと呼ばれる現象

である．堤体が比較的強固な場合には，堤体が崩壊せずに

水みちが容易に形成される．なお，水みちは，堤内地側法

尻から発生し，水の流れとは逆に徐々に堤外地側へと進行

していく．図-10 で示すように，高透水性基礎地盤からシ

ョートカットで水がどんどん供給されることによって，水

みちは堤外地側に成長していく．全実験を通して砂質堤体

では崩壊パターン 1 のまま最後まで崩壊が進展する事例

は少なく，透水係数比が高い地盤境界面で水みちの発生が

初期に確認されても，堤体の崩壊に伴って水みちが塞がる

場合が多い．一方，砂質堤体において，堤体の崩壊度が高

いものは，崩壊パターン 2 に関連しており，堤体を含む地

盤の透水性やせん断強度が堤防の浸透破壊に大きく関与

している．すなわち，高透水性基礎地盤の存在によって法

先付近に局所的に高い動水勾配が集中，換言すれば高い過

剰間隙水圧が発生することによって，その周辺の基礎地盤

と堤体法先の有効応力ならびにせん断強度が低下し，基礎

地盤を巻き込むすべり破壊が進行していくのが崩壊パタ

ーン 2 である．その際，有効応力が低下した領域では，水

みちの形成や噴砂など，崩壊パターン 1 と同様の現象が観

察されるが，水みちが川表側まで連通しなくても破堤危険

度が高い点が大きく異なる． 

 

(3) 3 次元浸透模型実験 

図-11 に 3 次元模型地盤の変化を正面，および側面から

撮影した実験結果を示す．地盤材料は表-1 の CASE8 と同

様のものを使用している．実験開始から約 40 秒後，被覆

土層において法先から約 200mm 堤内側，縦断方向にほぼ

全域に盤ぶくれが発生した．発生から約 50 秒間，盤ぶく

れの発生領域は拡大し続け，その後盤ぶくれ部分から噴砂

を確認した．一定水位に達してから数秒後，噴砂は図-11 に

示すように偏った部分で発生はせず，広い範囲で次々と発

生した．法先から離れた位置で発生した噴砂は法先に向か

って進行していく，もしくは法先付近で新たに噴砂が発生

するなど河川側へと進行していく様子が観察できた．噴砂

が法先付近にまで進行したあたりで堤体の崩壊が始まり，

崩壊においても噴砂と同様に縦断方向において均一に進

行していった．堤体の崩壊が進行している間も噴砂は崩壊

部分に割り込むように河川側へと変位していた．約 5 分後，

平行に近い形で進行していた崩壊が縦断方向に 4 等分す

るような場所に集中するようになっていった．崩壊が偏っ

ている場所と水みちの進行方向が一致していたことから，

ボイリングにより有効応力が喪失していたと考えられる．

崩壊が発生している 3 点が等間隔に近い場所であること，

また横断方向における進行領域が 3 点を比較すると横並

びの状態となっていることから，縦断方向に延長したとし

ても崩壊部分の偏りはあっても局所的なものではなく，広

い範囲での水みちの進行，崩壊の発生が推測される．水み

ちの発達過程に関しては図-11 の側面画像から高透水性基

礎地盤と被覆土層の境界部から堤体下部に向かって進ん

でいることがわかる．この水みちに限らず 3 点を進行して

いた噴砂，水みちに関しても盤ぶくれ部分，つまり高透水

性基礎地盤と被覆土層の境界部分から発生したものであ

 

図-10 高透水性基礎地盤を有する堤防の 3 つの崩壊パターンへの類型化 

図-9 単層の高透水性基礎地盤における砂質堤体直下の水みち形成と堤体崩壊（CASE16） 
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ったことから同様のものだと考えられる．進行していた水

みちは約 7 分のあたりで確認できなくなり，同時に堤体の

崩壊パターンは基礎地盤に沈み込むようなものから円弧

すべりのような崩壊へと切り替り，この変化と同じタイミ

ングで法先から離れた堤内側の位置で新たに噴砂が発生

した．このすべり破壊は間隙水圧の上昇による有効応力の

低下，法先からの堤体破壊に伴う堤防形状の不安定化が要

因であると推測できる．崩壊パターンの切り替わりと同じ

くして天端部分にも変位が及び，12 分 35 秒頃には図に示

すように大きく沈下していた．すべり破壊の進行に伴い，

断続的に天端部分の変位も大きなものとなり，約 14 分で

天端部分に広範囲で亀裂が生じた．この亀裂からの崩壊に

より，変位を続けていた天端部分が河川側の水位以下まで

沈下したところで越流に達し，実験を終了とした． 

次章では，この崩壊パターン 2 を念頭において，二ツ森

川の破堤事例を用いて，実河川における評価を検討する． 

 

3. 二ッ森川の破堤事例の検討 

 

(1) 検討の概要 

 平成 28 年の台風 10 号によって青森県の高瀬川水系

の二ツ森川堤防が越流せずに浸透によって破堤した 3)．東

らの開削調査の結果，図-12 に示すように堤体下部の浅層

に透水性の高い細砂層および礫混り粗砂層が分布してい

たことが判明した 3)．さらに東らは浸透流解析によって，

上下流と比べて堤防断面が小さかった被災箇所では，その

透水層の存在によって法尻付近に高い動水勾配が集中し

たことが，破堤被害に大きく影響したと報告している 3)．

すなわち，法尻付近の変状が破堤へのトリガーとなったこ

とは想像に難くないが，破堤にまで至った理由や過程は不

明確である．2 章の模型実験の結果，崩壊の進行度，すな

わち最終的に破堤に至るかどうかは堤体材料に大きく依

存することが示された．本章では，破堤箇所の開削調査時

に採取した不撹乱堤体土試料を用いて三軸試験を実施し，

二ツ森川堤防が破堤に至った原因を堤体土の力学特性か

ら検討する． 

 

(2) 三軸試験結果と破堤原因の考察 

 試料の採取状況を図-13 に示す．図-13 左は破堤箇所下

流側を 2 段で開削した断面であり，1 段目ならびに 2 段目

（堤防底面）において図-13 右に示す簡易サンプリング 4)

を実施した．具体的には，内径 71mm，長さ 500mm の塩

ビ管 VU65 を内管とする特製の 2 重管サンプラーを打ち

込む方法である．開削堤防の各段において，上段で 14 本，

 噴
砂
部
分
の
進
行 

2 分 0 秒 

3 分 50 秒 

6 分 37 秒 

14 分 20 秒 

天端の崩壊範囲 

1200mm 

被覆土 

8 号砂 層厚 30mm 

堤体 

678 混合砂 

高透水性基礎地盤 

3 号砂 層厚 120mm 

堤内地側 河川側 

7 分 50 秒 

12 分 35 秒 

水みちの経路 

天端の沈下 

図-11 3 次元浸透模型実験結果 
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下段で 7 本を採取した．本論文の三軸試験では，図-12 の

川裏側の上段（堤体）で採取した試料を用いた． 

堤体土試料の粒度分布を図-14 に示す．細粒分含有率 30

～50%の細粒分質砂である．図-15 に三軸試験（CU 試験）

の結果を示す．有効応力経路より，本試料はせん断の最後

まで正のダイレイタンシーを発現しない，ややゆる詰め傾

向であることがわかる．初期有効拘束圧 50kPa の条件にお

いては，軸差応力がピークに到達した後，やや軟化してい

る．このような応力経路を示す砂質試料は，図-8 に示した

模型堤体材料の中では，黒線の 6 号砂に近いものであり，

模型実験においても崩壊度が比較的高いことが確認でき

ている． 

以上の結果から，二ツ森川堤防の破堤箇所においては，

法尻付近において大きな動水勾配が集中する条件が揃っ

ていたことに加えて，堤体材料自身もゆる詰め傾向の砂質

土であることが不撹乱試料による三軸試験から判明した

ことにより，3 章の模型実験の図-10 で類型化した崩壊パ

ターン 2 のように，法尻の不安定化が堤体法面に徐々に進

行し，堤体全体の崩壊に至ったものと，模型実験の知見か

ら強く類推することができる． 

 

4. 結論 

 

本論文では，以下の知見を得た． 

1) 堤体ならびに基礎地盤の地盤材料を変えた多数の模型

実験を実施し，高透水性基礎地盤を有する堤防が決壊

にまで至る進行性破壊の過程を詳細に観察した．その

結果，堤防の崩壊パターンを 3 つに類型化できること

が示された．さらに，その崩壊パターンならびに最終

的な崩壊度は，堤体や基礎地盤の材料特性に依存する

ことが併せて示された． 

 

2) より一般性の高い堤防縦断方向に大きく奥行きを持た

せた 3 次元浸透模型実験を実施した．一般に，パイピ

ングに起因する堤防決壊は，局所的に潜在的な弱部が

存在することや，水が集まりやすい特殊な境界条件が

考えられがちである．しかし，本報における 3 次元模

型実験の噴砂の発生から堤防の崩壊，その後の決壊に

至るまで，縦断方向の広い範囲にほぼ金一に進行して

いく様子が見て取れ，横断方向における噴砂は法先か

ら離れた位置で発生したことが確認できた．すなわち，

浸透破壊は必ずしも局所的な弱部を有する堤防に限定

した問題ではなく，逆に複層構造基礎地盤を有するど

の堤防でも起こりうる問題であることがわかる． 

 

3) 二ッ森川堤防の破堤箇所の地盤構成ならびに堤体土の

三軸試験結果より，破堤過程は本論文の模型実験の崩

壊パターン 2 と同様であることが強く類推できること

が示された． 
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概   要 
河川堤防について，堤体強度が高く，基礎地盤が透水層の上に低透水層が被覆した複層構造の場合パイピ

ングの危険度が高いことが定性的に明らかになってきた。今後はこれらの情報から実際の現場に適用可能

な指標を作成する必要がある。また，パイピングが進展する現象であることから，水防活動の効果が十分

に発揮されるような基礎地盤条件，活動のタイミングや規模などを示すことも不可欠である。そこで，本

稿では三次元飽和・不飽和浸透 FEM 解析より，複層構造基礎地盤の被覆土層厚・透水係数比，行き止まり

境界までの距離，堤外地への透水層の露出の有無，堤内の不陸（高低差）といった項目がパイピング破壊

に及ぼす影響について G/W などに着目して検討した。また，漏水対策型の水防工法を模擬した簡易実験か

らその効果を考察した。さらに，解析と模型実験による結果からパイピングの危険度を判定する簡易点検

フローを作成し，実堤防の被災事例を基にフローの妥当性を検討した。 

 

キーワード：河川堤防，パイピング，噴砂 

 

 

1. はじめに 

 

近年，河川水が透水性基礎地盤に浸透することで，堤内

において漏水や噴砂が発生する被災事例が増加している。

また，平成 24 年に矢部川堤防が決壊した事例のように，

高水位の外力が長時間作用することで堤内側の漏水や噴

砂の発生・継続を助長し，パイピング破壊に至る危険性が

ある。そこで，パイピングの進展によって河川堤防が損傷・

決壊する危険性の高い水理―地盤の総合的な条件を力学

的に把握する必要があり，それに基づく重点監視箇所を抽

出するための重要指標を見出すことは今後の河川管理に

は不可欠な課題である。 

既往の模型実験から河川堤防のパイピングメカニズム

は堤体―基礎地盤の地盤特性により大きく異なり，特に堤

体の強度が高く，透水層の上に低透水層が被覆している複

層構造基礎地盤を有する場合，パイピング破壊の危険度が

高いことが明らかになった 1)2)。 今後はこれらの情報をも

とにパイピングに対する危険な基礎地盤構造をさらに細

かく検討し，実際の現場に適用可能な評価指標を作成する

必要がある。 

また，パイピングに対する伝統的な水防工法として釜

段・月の輪工法といった漏水対策型水防工法が用いられて

おり（図 1 参照），これらは経済性や柔軟性に優れている

ため将来的にも継承・強化すべき手段である。しかし，そ

の効果性能についての検討事例は少なく 2)3)，パイピング

が進展する現象であることから水防活動の効果が十分に

発揮されるような水理―堤防構造条件，活動のタイミング

や規模などを示すことも不可欠である。 

そこで本稿では三次元飽和・不飽和浸透 FEM 解析を実

施し，模型実験では検討が難しい複層構造基礎地盤の被覆

土層厚・透水係数比，法尻から行き止まり境界までの距離，

堤外地の透水性下層の露出の有無，堤内地の不陸（高低差）

といった項目がパイピング破壊に及ぼす影響について

 

図 1 現地の様子(水防工法) 

第30回中部地盤工学シンポジウム
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G/W や基礎地盤内の圧力水頭，浸透流速に着目して検討し

た。また，模型実験により基礎地盤の締固め度が噴砂発生

やパイピングの進展に及ぼす影響を検討した。 

さらに，釜段・月の輪工法といった漏水対策型水防工法

を模擬した模型実験を実施し，その効果について検討した

上で，対策工の効果的な対策方法を提案した。 

そして，上記の検討結果を踏まえて，三次元飽和・不飽

和浸透 FEM 解析と模型実験による結果を整理し，パイピ

ング破壊の危険度を判定する簡易点検フローを作成した

上で，実堤防の被災事例から点検ポイントの妥当性を評価

した。 

 

2. 解析・実験概要 

 

 解析概要 

図 2 に基本となる解析モデルの概要図を示す。堤体は

粘土を使用し基礎地盤は上層低透水層・下層透水層の複層

で作成した。堤内側の基礎地盤の右端（図 2 参照）は浸透

流が浸出しないよう設定し，いわゆる行き止まり境界にな

っている。また，透水層が河床へ露出している場合の影響

を調べるため河川水が下層に直接流入するよう堤外に

20mm の露出部を設置したモデルも作成した。 

外力条件は堤外に地表面から 60mm の水位を一様に作

用させ平均動水勾配 i=0.20 で定常解析を実施した。外力条

件を平均動水勾配 i=0.20 に設定したことには二つの理由

がある。一つ目は解析モデルと同様のスケールの模型を用

いて実験を行い，基礎地盤内の間隙水圧分布を模型実験と

解析で比較した結果，模型実験で噴砂が発生し始める平均

動水勾配 i=0.20 までは高い精度で解析結果が適応可能で

あることが確認されているためである 2)。二つ目は国総研

HP で公開されている全国の河川堤防断面データ 4)より，

矢部川，庄内川，千歳川の三河川の左右岸について HWL

時の河川水位と裏法尻を結び簡易的に平均動水勾配を求

めた結果，値は概ね i=0.20 以下に収まっており平均動水勾

配 i=0.20 が国の管理する一級河川に作用する最大級の外

力であると考えたためである。 

また，材料の透水係数は模型実験と比較するため粘土

k=3.00×10-8(m/s)，低透水層 k=1.40×10-5(m/s)，透水層

k=1.80×10-3(m/s)に設定した。 

 

3. 解析・実験結果および考察 

 

 複層基礎地盤の層厚の影響 

上層下層それぞれの鉛直方向層厚がパイピング破壊に

及ぼす影響を定量的に検討するため，上層厚下層厚をそれ

ぞれ変化させた場合の噴砂発生危険度 G/W を比較した。 

G/W は一般的に盤膨れの指標として用いられるが，噴砂

は浸透水圧が上載荷重を超えて地表面に噴出する現象で

あり，被覆土層重量と基礎地盤内の揚圧力の比（G/W）か

ら危険度を推定できることが既往研究で明らかになって

いる 1)。そこで，本稿では G/W を噴砂発生危険度と定義し

検討を行う。解析条件の一覧は表 1 に示す。解析モデルは

表 1 解析条件一覧（層厚） 

 

 

 

（a）上図；下層の露出なし （b）下図；下層の露出あり 

図 3 透水層厚 Llと G/W の関係（i=0.2，d=200mm） 
図 2 解析モデル（実験模型）の概要図 

上層厚Lu 下層厚Ll 下層の河床
ケース数

(mm) (mm) への露出

20 10 あり

30 20 なし

45 30

70 45

70

4通り 5通り 2通り 4×5×2=40
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図 2 を基本とし基礎地盤の上層厚，下層厚，下層の河床へ

の露出の有無をそれぞれ変化させ，表 1 に示す全ての組

み合わせ全 40 通りについて解析を実施した。ただし全ケ

ース裏法尻から行き止まり境界までの距離は d=200mm で

固定した。 

図 3 に各ケースの G/W と下層厚の関係を示す。低透水

層の土粒子の比重を Gs=2.65，間隙比を e=0.90，水の重量

を γw=1.0t/m3 とし，被覆土層重量は式(1)のように求めた。 

G:被覆土層重量 γ’:水中単位体積重量 Lu:上層厚 

揚圧力 W は裏法尻直下の上層と下層の層境（図 2；間隙

水圧計側地点）における飽和状態（河川水位 0mm）からの

過剰間隙水圧の圧力水頭に水の重量 γw=1.0t/m3を掛けた値

として算出した。図 3 より上層が薄く，下層が厚いほど

G/W が小さくなっていることが分かる。また，グラフの波

形は上層厚，下層の露出の有無に関わらずいずれも下層厚

が 50mm 程度あれば G/W は一定値に収束していることが

確認できる。よって，法尻の G/W に影響を及ぼす下層の

鉛直方向の厚さは，上層厚及び下層の露出の有無に関わら

ず 50mm 程度であると考えられる。また，上層厚が 70mm

のケースではいずれの条件でも G/W が 1 以下にならず，

上層厚が一定以上の厚さであれば噴砂発生の危険性は低

いと考えられる。ここで噴砂発生の境界となる上層厚 Luc

について考える。揚圧力 W は外水位 Δh が地盤内に伝播し

て発生するものであり，揚圧力が外水位以上になることは

ない。また，外水位 Δh は平均動水勾配(i=Δh/B)より Δh= iB

と表すことができる。よって上層厚 Luc は G と W の釣り

合い式より式(2)と表せる。 

本解析条件の場合 Luc=69mm となり解析結果と一致してい

る。 

以上よりパイピングに影響を及ぼす基礎地盤の鉛直方

向の範囲は上層厚が最大 70mm，下層厚も最大 50mm 程度

であり合わせて最大で約 120mm の深度までが影響範囲と

推定できる。これを堤体幅 300mm で除し無次元化すると

堤体幅の約 0.4 倍の深度までが影響範囲になる。 

 

 複層基礎地盤の透水係数比の影響 

危険とされる複層基礎地盤の透水層及び低透水層の透

水係数について，これまで定量的に検討されていなかった。

そこで，基礎地盤の透水係数を変化させ，各条件における

G/W 及び裏法尻の局所動水勾配を算出することで噴砂の

発生危険度を評価した。解析条件の一覧は表 2 に示す。解

析モデルは図 2 を基本とし上層の透水係数 ku と，上層の

透水係数 ku に対する下層の透水係数 kl の比率(kl/ku)をそれ

ぞれ変化させ表 2 に示す全ての組み合わせ全 18 通りにつ

いて解析を実施した。なお，透水係数比 kl/ku が 1 のケース

は上層と下層の透水係数は等しく単一基礎地盤となり，透

水係数比 kl/kuが 0.1 のケースは下層の透水係数が上層の透

水係数よりも低く透水層と低透水層が逆転した複層基礎

地盤のモデルになる。また，基礎地盤は上層厚を Lu=45mm，

下層厚を Ll=45mm，行き止まり境界までの距離を

d=200mm に固定し，下層の露出部は設置していないモデ

ルについて検討した。 

図 4 に各ケースの G/W と透水係数比の関係を示す。た

だし G/W は透水層の上に低透水層が被覆した複層構造の

場合に適用可能な値であるため透水係数比 kl/ku が 0.1 と 1

のケースは除外した。図 5 に各ケースの裏法尻（図 2；流

速計側地点）の流速 v を上層の透水係数 ku で除して求めた

見かけの局所動水勾配 v/kuと透水係数比の関係を示す。 

 
図 4 透水係数比 kl/kuとG/Wの関係（i=0.2，d=200mm，Lu=45mm，

Ll=45mm，露出なし） 

 (1) 

 

図 5 透水係数比 kl/kuと局所動水配の関係（i=0.2，

d=200mm，Lu=45mm，Ll=45mm，露出なし） 

 (2) 
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図 4 より透水係数比が大きくなるほど G/W が小さくな

り危険度が増加しているが，透水係数比が 100 を超えると

G/W はほぼ一定値に収束している。透水係数比が 10 と 100

のケースを比較すると G/W は 1.76 倍異なることから透水

係数比が噴砂発生危険度を評価する際の重要な指標であ

り，100 が着目すべき閾値であると考える。 

図 5 より透水係数比が大きくなるほど上層の見かけの

局所動水勾配 v/ku は大きくなり，透水係数比が 100 付近で

局所動水勾配は約 1.0 に収束している。局所動水勾配が大

きくなると上層の有効応力は低下し液状化状態に近づく

ため地盤の耐力は低下する。透水係数比が 6，100 程度で

v/ku がそれぞれ 0.5，0.9 であるので，基礎地盤の表層の支

持力は単純に 50，10%まで低下する。実際に著者らの模型

実験でも，透水係数比が約 100 の場合に裏法尻の基礎地盤

が液状化している様子を確認している。地盤が液状化状態

になることで噴砂の発生を助長している可能性があり，土

の流動性の観点からも透水係数比が重要な指標であり，

100 以上ではかなり危険な条件と言える。 

G/W と局所動水勾配は透水係数の絶対値ではなく透水

係数の比によって支配される。また，上層の透水係数が同

じ条件で下層の透水係数を大きくすると，下層での透水に

よる圧力水頭の損失は小さくなり，上層での損失が支配的

になる。そのため透水係数比が 100 以上になると G/W，局

所動水勾配ともに一定値に収束したと考えられる。透水係

数比が圧力伝播や浸透経路の決定や破壊モードに影響を

与える重要な指標と言える。一方，透水係数の絶対値は流

速・流量に影響を与えパイピングの進展速度に関係すると

考えられる。 

 

 堤内の行き止まり境界の影響 

透水性基礎地盤が堤内地で行き止まりになっているい

わゆる行き止まり境界の存在が漏水・噴砂を助長する要因

の一つとして挙げられる。そこで，裏法尻から行き止まり

境界までの距離 d を変えたときの基礎地盤の圧力水頭の

変化を比較し，行き止まり境界までの距離が基礎地盤の圧

力伝播に与える影響を検討した。解析条件の一覧を表 3 に

示す。解析モデルは図 2 を基本とし裏法尻から行き止ま

り境界までの距離 d を 5 通りに変化させた。さらに下層の

河床への露出の有無も変化させた。また基礎地盤の影響範

囲内で検討を行うため全層厚は 90mm に固定したうえで

上層厚を変化させ，表 3 に示す全ての組み合わせ全 40 通

りについて解析を実施した。 

図 6 に各ケースの行き止まり境界までの距離と過剰間

隙水圧の圧力水頭の関係を示す。横軸は裏法尻から行き止

まり境界までの距離 d を堤体幅 B=300mm で除して無次元

化した値である。縦軸は裏法尻直下の基礎地盤の上層と下

層の層境の過剰間隙水圧の圧力水頭を外水位の Δh=60mm

で除し，無次元化した値である。図 6 よりいずれの基礎地

盤でも行き止まり境界までの距離が小さいほど高い圧力

が伝播していることが分かる。d/B=0.17 と d/B=3.33 のケー

ス比較すると縦軸の値は 0.7 から 0.3 に変化しており，行

き止まり距離は圧力を 2 倍以上変化させる重要な評価項

目と考えられる。また，被覆土層厚，下層の露出の有無に

関わらず d/B が 1.5 以上では圧力水頭にほとんど変化が見

られず，この解析条件における行き止まり境界の影響範囲

は裏法尻から堤体幅の 1.5 倍程度の距離であると考えられ

る。本稿では被覆土層厚と透水層の露出の有無は行き止ま

りの影響範囲に無関係であることが分かったが，今後は堤

体幅，外力，透水係数などを変化させた場合の行き止まり

の影響についても検討する。 

表 3 解析条件の一覧 (行き止まり) 

 

 

 

（a）上図；下層の露出なし （b）下図；下層の露出あり 

図 6 行き止まり境界までの距離 d と圧力水頭の関係 

    （i=0.2，d=200mm，Lu=45mm，Ll=45mm） 
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 堤内地の不陸の影響 

これまで堤体を支持する基礎地盤の条件に着目して検

討を行ってきたが，基礎地盤のみではなく堤内・堤外の地

形が浸透破壊に及ぼす影響も考慮しなければならない。例

えば，漏水や噴砂などを助長する要因の一つとして堤内地

の不陸（高低差）が考えられる。そこで，解析モデルの奥

行中央の堤内側法尻地表面に縦横 10mm の正方形の低地

を作成し，高低差を変化させた場合の低地部分の 

浸透流速を比較した。解析条件の一覧を表 4 に示す。解析

モデルは図 2 を基本とし全層厚は 90mm に固定した上で，

基礎地盤は単一層と複層（Lu=45mm，Ll=45mm）のケース

を用いてそれぞれ高低差を 5 通り変化させた。なお，行き

止まり境界までの距離を d=200mm に固定し，下層の露出

部は設置していないモデルについて検討を行った。また，

メッシュサイズの感度分析も実施し，メッシュサイズの影

響は十分小さいことを確認した。 

図 7 に各ケースの高低差と低地部分の流速の関係を示

す。単一層は低地部分の流速が最大で平地の 1.37 倍しか

増加せず不陸の影響はほとんど受けていないが，複層は低

地の深度が 36mm で流速が平地の 3.09 倍に増加し，下層

まで達する 45mm では平地の 81.9 倍に跳ね上がっている。

よって，複層は単一層に比べて不陸の影響を強く受けると

言える。複層は透水層によって広範囲から三次元的に集水

効果を発揮するためだと考えられる。また，層構造―不陸

のように組み合わせによって影響が異なる場合があるた

め，それぞれの評価項目を個別に検討するのではなく，評

価項目の組み合わせを考慮したフロー形式で安定性を検

討する必要がある。 

 堤内の締固め効果 

噴砂が発生しやすい基礎地盤構造として透水層の上に

低透水層が被覆した複層構造基礎地盤が挙げられる。これ

は，下層の透水層に伝播した圧力が上層の低透水層を揚圧

し，噴砂発生を助長するためである。しかし，このような

場合，上層の強度が高ければ噴砂の発生やパイピングの進

行を抑制することができる可能性が考えられる。そこで，

模型実験により基礎地盤の相対密度を変化させることに

よって，基礎地盤の締固め度が噴砂の発生やパイピング破

壊に及ぼす影響を検討した。実験模型は図 2 を基本とし，

基礎地盤は水中落下法で堆積させ，上層は硅砂 7 号（低透

水層），下層は硅砂 2 号（透水層）を使用した。層厚は上

層下層それぞれ 45mm ずつである。基礎地盤の締固め度は

上層の相対密度を変化させることで管理し，下層の相対密

度は 70%程度になるように締め固めた。また，堤体部分は

含水比 20%の藤森粘土をアクリル壁で囲われた箇所に入

れ締め固めた。なお，堤外側は下層の河床への露出部は設

けていない。基礎地盤の下流端は行き止まり構造となって

おり，法尻からの距離は 200mm とした。ただし，基礎地

盤の相対密度の違いによるパイピングの進展を模型断面

より確認するために模型の奥行を 70mm とした。水位条件

は図 8，各材料の粒度分布は図 9 に示す。実験ケースの一

覧を表 5 に示す。 

 

 

図 9 粒度分布 

 

 

図 7 堤内地の不陸の流速（i=0.2，d=200mm，露出なし） 

表 4 解析条件一覧 (不陸) 

 

 
図 8 平均動水勾配の経時変化 

表 5 実験ケース一覧表（締固め） 
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1) 噴砂発生時間と漏水流量の経時変化 

図 10 に堤内の漏水流量の経時変化及び各ケースの噴砂

発生時間を示す。図 10 より噴砂の発生時間に関しては，

基礎地盤の相対密度を変化させたことによる違いは確認

できなかった。しかし，漏水流量に関しては基礎地盤の相

対密度が大きいほど少なく，小さいほど多いことがわかる。

緩い地盤では密な地盤に比べ，上層の重量は小さいが，漏

水による基礎地盤内の水圧が消散されやすくなっている

ため，上層にかかる揚圧力は小さくなる。一方，密な地盤

では上層の重量は大きいが，漏水が抑えられることによっ

て，基礎地盤内の水圧が消散されず，上層にかかる揚圧力

は大きくなる。噴砂の発生は被覆土層重量と被覆土層を持

ち上げる揚圧力の比（G/W）で表されるが，相対密度を変

化させたことによる G の増減が W の増減によって相殺さ

れたため，噴砂の発生時間に顕著な差が見られなかったと

考えられる。 

 

2) 噴砂発生後のパイピング進行速度 

次に，噴砂発生後のパイピングの進展度に着目する。噴

砂発生時間に関しては基礎地盤の相対密度を変化させた

ことによる違いは確認できなかったが，パイピング進行度

に関しては大きな変化が確認された（図 11 参照）。パイピ

ング進行度の定義は図 12 に示す。いずれのケースも基礎

地盤の行き止まりで噴砂が発生し，その後，法尻方向に噴

砂が移動したが，各ケースで噴砂発生後から噴砂が法尻に

到達する時間は基礎地盤の相対密度が大きくなるほど遅

かった。特に，基礎地盤の相対密度が 30%のケースにおい

ては，噴砂法尻到達時の平均動水勾配が 0.70 に対し，100%

のケースでは 1.20 であり，密な基礎地盤の場合，かなり大

きな外力が加わらない限り，パイピングが進展しない。ま

た，破堤時の平均動水勾配の値も同様に，基礎地盤の相対

密度が大きくなるほど遅かった。特に，基礎地盤の相対密

度が 30%のケースでは他の 2 ケースと比較して約 2/3 の外

力で破堤に至った。したがって，緩い基礎地盤の場合は，

密な基礎地盤に比べ噴砂の発生による土粒子の流出速度

が速く，パイピングの進行度もそれに応じて速くなったと

考えられる。 

 

 漏水対策型工法の効果 

第 1 章で述べたように，パイピングに対する伝統的な水

防工法として釜段・月の輪工法が用いられているがその効

果についてはあまり検討されていない。そこで，模型実験

によりその効果性能について検討を行った。 

実験模型は図 2 を基本とし，基礎地盤は水中落下法で

堆積させ，上層は硅砂 7 号（低透水層），下層は硅砂 2 号

（透水層）を使用し相対密度が 70%程度になるように締め

固めた。層厚は上層下層それぞれ 45mm ずつである。堤体

部分は含水比 20%の藤森粘土をアクリル壁で囲われた箇

所に入れ締め固めた。なお，堤外側は下層の河床への露出

の有無を変化させた。基礎地盤の下流端は行き止まり構造

となっており，法尻からの距離は 200mm とした。水位条

件は図 8，各材料の粒度分布は図 9 に示す。表 6 に実験

ケースの一覧表を示す。case1 は対策工の効果を模型断面

 

図 10 漏水流量の経時変化 

表 6 実験ケース一覧表（水防工法） 

 

図 13 対策工を模擬した 

装置（準二次元） 

図 14 対策工を模擬した装置 

（三次元） 

 

図 11 締固め度の違いによるパイピング進行挙動の違い 
 

 

図 12 パイピング進行度定義 
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より確認するために模型の奥行きを 70mm（準二次元）と

し，水位条件についても噴砂の発生など基礎地盤の変状を

細かく確認していくために水位を少しずつ上昇させた（水

位条件②；図 7 参照）。case2～5 は奥行き 250mm（三次元）

の模型を用いて水位条件①で実験を行った。図 13，14 に

釜段・月の輪工を模擬した装置を示す。なお，対策工は法

尻で噴砂が発生した際に設置した。 

 

1) 漏水対策型工法による噴砂抑制効果 

図 15 に case1 における対策工設置前後の PIV による法

尻付近の噴砂速度の計測結果を示す。どちらも平均動水勾

配 i=0.27 における計測結果である。対策工設置後は堤体と

対策工間の水位が上昇し，堤内側と約 6.1mm の水位差が

発生したことで噴砂速度が低下した。よって漏水対策型工

法には噴砂速度を低下させ基礎地盤内の土粒子の流出を

抑制する効果がある。また，対策工設置前に着目すると法

尻で噴砂が発生したことで堤体直下の土粒子が流出して

いることが分かる。したがって噴砂が法尻で発生した場合

パイピングの進展を助長する恐れがあるため，法尻で発生

した噴砂は優先的に対策工を施す必要がある。 

 

2) 異なる基礎地盤における漏水対策型工法の効果 

まず破堤時の平均動水勾配に着目し，case3,5 を比較す

る。case3 では平均動水勾配 i=0.87 時にパイピングにより

破堤した。一方対策工を設置した case5 では平均動水勾配

i=1.37 まで水位を上昇させたが破堤に至らなかった。次に

水位の維持時間に着目し，case2,4 を比較する。case2 では，

平均動水勾配 i=0.20 で 5 分間水位を維持した後，パイピン

グにより破堤した。一方対策工を設置したケース case4 で

は，平均動水勾配 i=0.20 で 22 分間水位を維持した後，パ

イピングにより破堤した。また，図 16 に case2,4 のパイピ

ング進行度を示す。両ケースともにパイピング進行度が

0.20 に至るまではパイピングの進行速度が同等であるが，

case4 では t=3min32sec（実験開始時刻を t=0min とする）

において月の輪工を設置したことによりパイピング進行

度が一定となった。その後 t=10min20sec において月の輪工

が沈下したことでパイピングが進行し始めたが，月の輪工

を再度設置したことで再びパイピング進行度が一定とな

った。しかし最終的にパイピング破壊を防ぐことができな

かった。よって case4 のように堤内側で多くの漏水・噴砂

の発生が予測される基礎地盤構造である場合，対策工の効

果は一時的なものとなりパイピング破壊を直接的に防ぐ

ことができない。したがって漏水対策型工法は基礎地盤構

造によってパイピング破壊を防ぐことができる場合とで

きない場合があり，複層かつ透水層が河床への露出を有す

るパイピングの危険性が高い基礎地盤構造の場合は事前

に対策が必要である。 

 

3) 対策工設置による噴砂動態の変化 

図 17 に case4 における噴砂動態および対策工の様子を

示す。法尻付近における噴砂に対して月の輪工を設置し，

月の輪工内に水位が生じたことで対策工内の噴砂は完全

に停止したが，一方で，行き止まり付近の噴砂は活性化し

た（t=3min32sec）。また，堤内全域で噴砂が発生したこと

により基礎地盤が液状化状態となり対策工が沈下し噴砂

が再発した（t=10min20sec）。その後漏水が増大し，対策工

が押し流され破堤に至った（t=14min2sec）。よって噴砂を

完全に塞いでしまうと他の箇所で噴砂が発生・活性化する

ことが考えられる。また，噴砂単体に対策工を設置しても

噴砂による基礎地盤の液状化に伴い，対策工の外側で別の

噴砂が容易に発生する。以上より噴砂を完全に塞がず，噴

砂単体に対し対策工を設置するのではなく噴砂箇所を含

む広い範囲に対策を施す必要がある。また，液状化の危険

性が高い基礎地盤構造の場合は対策工が沈下し，効果が十

分に発揮されない可能性がある。 

 

4) 漏水対策型水防工法の効果的な実施方法の提案 

噴砂が法尻で発生すると堤体直下の土粒子が流出しパ

イピングを助長する可能性がある。また，噴砂を完全に塞

ぐことや，噴砂単体に対策を施すことで他の箇所で噴砂が

活性化する危険性も示された。そこで対策すべき噴砂と範

囲について水防活動の三原則を提案し以下に示す。 

 
図 17 噴砂動態・対策工の様子 (case4) 

（a）左図；設置前           （b）右図；設置後 

図 15 PIV による対策工設置前後の噴砂速度 

 

図 16 水防工法の有無によるパイピング進行挙動の違い 
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① 噴砂を堤体に近づけない。（法尻付近の噴砂を優先） 

② 噴砂は完全に塞がない。 

③ 法尻付近の群生した噴砂は大きく囲う 

 

 点検フローの提案と実際の被災事例との比較 

本稿の結果及び現地調査による検討結果を加えた河川

堤防のパイピング破壊に対する簡易な点検フローを図 18

に示す。このフローは堤体の強度が比較的高い条件の下で，

まず最重要項目である堤体を支持する基礎地盤構造（層構

造，被覆土層厚，透水係数比，行き止まり距離）について

評価し，その後，堤内・堤外の地形について評価する流れ

となっている。また，本稿で検討した項目から現時点で既

知の範囲で子吉川の噴砂・すべり箇所，常呂川の噴砂箇所，

矢部川の決壊箇所，漏水・噴砂箇所，無被災箇所および鬼

怒川の漏水・噴砂箇所のデータを表 7 にまとめ 5)6)7)8)，簡

易点検フローに従い各箇所ごとに危険度を分類した（図 

18 参照）。その結果，被災箇所は無被災箇所に比べ危険度

が高いことが示された。 

 

4. まとめ 

層厚による検討からパイピングが進展する可能性があ

る被覆土層厚の条件は式(2)より地盤材料と堤体形状で表

せることが分かった。さらに，行き止まりや透水層の露出

の有無，二層の透水係数の比，基礎地盤の締固め度によっ

て危険度が大きく変化し，これらは重要な評価項目になる

ことが分かった。 

また，伝統的漏水対策型水防工法は地盤条件によって水

防効果が発揮される場合とそうでない場合があり，それら

を考慮した点検フローを提案した。点検フローを実際の被

災事例と比較し，現地への適用性も確認できた。 
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浸透流と空洞の相互作用に着目した地下水位上昇時の空洞進展メカニズム 

Cavity development mechanism of the ground at groundwater level rise which focused on 
 interaction between permeate flow and cavity 

 

 

河田真弥 1，前田健一 2 

 

1 名古屋工業大学大学院・社会工学専攻・E-mail address 30415032@stn.nitech.ac.jp 

2 名古屋工業大学教授 高度防災工学センター 

 

概   要 
下水管の破損による，空洞進展を起因とした陥没災害は年間約 3300 件発生しており，本研究では，地下水位の上昇を

考慮した管渠周辺地盤中の空洞進展のメカニズム解明に向けモデル実験を行なった。その結果，水位を段階的に上昇させ

ても，空洞は欠損の大きさによって進展する場合としない場合に分けられ，進展する場合では，水位を上昇させた直後に

急激に進展し，横長の空洞が形成された。また，土中の水の流れが空洞進展に大きな影響を与えていることが実験により

判明したが，土中の水の流れを測定するのは困難である。そこで，三次元飽和・不飽和浸透 FEM 解析を実施し，浸透流

が空洞進展に与える影響を調べた。その結果，空洞が進展すると，空洞上部での水位が下がるため，水頭が小さくなり，

縦方向への進展が止まるが，空洞側部では水頭の変化は無く，土を押し流す流れの低下はないために，空洞は横に進展し，

最終的に横に長い空洞が形成されるという事が判明した。 

 

キーワード：空洞，陥没，管渠，浸透流，地下水位 

 

 

1. はじめに 

 

都市部をはじめとする全国各地で，下水管の損傷を起因

とする陥没災害は年間約 3,300 件発生しており，今後下水

管の老朽化によってその発生件数は増加すると予測され

ている。空洞探査や陥没発生箇所からは，陥没災害の原因

となる空洞が埋設管周辺に存在していることが報告され

ており，既往の実験結果から，地下水位の高さや，下水管

の欠損の位置が空洞進展に大きな影響を及ぼすことがわ

かっている。しかし，地下水位の変動が空洞進展にどのよ

うな影響を及ぼすのかは考慮されておらず，さらに実際に

水の流れが空洞にどのような影響を与えるのかは明らか

になっていない。 

そこで，本研究では都市部における陥没現象の主な原因

である，埋設管周辺地盤中の空洞進展メカニズムの解明に

向けてモデル実験を行なった。また，得られた実験結果を

もとに三次元飽和・不飽和浸透 FEM 解析を実施し，水位

の上昇が空洞進展に与える影響を調べた。また，同様にし

て，欠損の大きさの違いが管渠周辺の地盤に与える影響に

ついても考察を行なった。 

 

2. 水位上昇実験 

 

2.1 実験概要 

図 1 に管渠周辺の陥没モデル実験機の概略図を示す。こ

の実験機は，両側にある給水槽を操作することで，水位を

自由に変えることができる。また，土槽下部に半径 75mm

の模擬管渠（上半円）を設置し，地下水位下での下水管の 

破損を模擬した。模擬管渠の欠損は，欠損位置を底面か

らの角度θ=90°（以下，管頂部と称す）のφ50 ㎜φ40mm
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図 1 管渠周辺実験モデル 
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とφ30mm の円形のものを用いた。 

また，試料は管路の埋戻しとして一般的に使用される山

砂を用いた。山砂の粒度分布は図 2 に示す。透水係数 k は

k =5.38×10-5 m/sec である。供試体は締固め度を 90%に調

整し，作成した。 

図 3 に実験の水位条件を示す。本実験では，飽和状態で

供試体を作成した後，水位を管上 10cm まで下げ初期状態

とし，そこから段階的に管頂からの水位 h を上昇させた。 

 

2.2 実験結果及び考察 

図 4 に実験終了時の土槽の様子，図 5 に進展の模式図，

図 6 に各ケースでの単位時間当たりの水の流出量，図 7 に

土の流出量，図 8 に流出した土粒子の質量濃度の経時変化

を示す。 

まず，欠損管頂部φ50mm のケースについて，水位が管

上 10cmから 20cmまでは大きな進展は見られなかったが，

水位 30cm から 40cm に上昇させた際に，大きな進展が見

られた。図 5 に示すように，空洞は縦に進展した後，横に

広がっていき，最終的には図 4 に示すような横長の空洞が

形成された。 

欠損管頂部φ40mm のケースでは，水位が管上 10cm か

ら 20cm 時には，空洞の進展は見られなかったが，水位を

30cm から 40cm に上昇させる際に，欠損管頂部φ50mm の

ケースと同様に大きな進展が見られ，最終的には図-4 に示

す横長の空洞が形成された。図 7 を見ても明らかな通り，

欠損管頂部φ50mmのケースと比較して低い水位で空洞が

進展した。この理由として，図 6 から，欠損がφ40mm の

ケースでは，水位が低い段階からφ50mm のケースと比較

して，水の流出量が多く，この水の流出量の差が空洞進展

の速度の差につながったのではないかと考えられる。 

欠損管頂部φ30mm のケースでは図 6，図 7 を見ても明

らかな通り，水は断続的に流出したが土の流出は見られな

かった。これは，欠損部に目詰まりが発生しており，空洞 

の進展を妨げていたためである。同ケースで水位 60cm  

時に欠損部に軽い振動を加えたが，すぐに目詰りが発生し，

進展がとまった。このことから，山砂に対して欠損の直径

が 30mm 以下では水位を上昇させても目詰まりが発生す

るため，空洞が進展する可能性は低くなる。  

図 7 から空洞の進展したケースの共通点として，水位を

上昇し終えると同時に著しい空洞の進展が始まっている

ことが挙げられる。この理由として，図 6 を見ても明らか

なように，水位の上昇とともに水の流出量が増加したこと

が考えられる。また，空洞の進展が見られたケースでは，

一時的な流出量の低下が見られるが，これは急激な土の流

出が発生したことによる一時的な目詰まりの影響である。

ケース名 空洞の様子

φ=30㎜

190min経過（水位60㎝）

φ=40㎜

88min経過 (水位40cm)

φ=50㎜

127min経過 (水位50cm)
 

図 4 実験終了後の様子 

 

① ②

④③

図 5 水位上昇時の空洞進展の様子 
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また，図 8 に示した，流出した土粒子の質量濃度の経時変

化から，空洞が進展したケースにおいて，空洞が大きく進

展した水位では土粒子の流失濃度が 50~70%を推移してい

ることがわかった。過去の研究から，空洞が進展する場合

には 50~70%を推移することが判明しており 1)，今回得ら

れた結果はおおむね妥当であると言える。 

 

3. 三次元浸透流解析 

 

3.1 水位上昇が空洞進展に与える影響 

3.1.1 解析概要 

図 9 に水位を上昇させた解析モデルの概要図を示す。 

図 9 の解析モデルは，図 1 に示した実験装置を用いた水

位上昇実験において，欠損管頂部で欠損径が 50mm のケー

スで，水位 30cm 時に形成された空洞を模擬したものであ

り，要素は 6760 個，節点は 8673 個で，パラメータの一つ

である透水係数は 0.08mm/secとした。水位管上 30cm と

管上 50cm でそれぞれ定常解析を行なった。 

 

3.1.2 解析結果 

図 10 にモデル前面から 10mm の位置での流速ベクトル

図を示す。倍率は 100 倍で作成した。 

図 10 の流速ベクトル図より，水位 30cm 時では空洞側

面の下部に大きな流速が集中している。一方で，水位 50cm

時では，空洞側面の広い範囲に，土を押し出す向きに大き

な流速が分布しているのが分かる。また，流速の最大値は，

水位 30cm 時で 0.19mm/sec，水位 50cm 時で 0.33mm/sec で

あった。さらに，両ケースとも，流速が最大であった箇所

は，空洞側面の下部で，水位 30cm 時では透水係数の約 2

倍，水位 50cm 時では透水係数の約 4 倍の流速が発生して

いたことになり，水位が上昇すると流速の最大値も大きく

なることが判明した。  

ここで，空洞の上部に着目すると，両端で水位を上昇さ

せても，空洞の上部では流速の上昇がみられないことが分

かる。この理由として，両端で水位を上昇させても，空洞

の側面に水が流れ込んでしまうことが挙げられる。そのた

め，空洞の側面に流れが集中し、空洞がさらに横へ進展し

やすくなると考えられる。実際の実験でも横長の空洞が見

られたのは，このためであったと思われる。 

 

3.2 欠損径が管渠周辺地盤に与える影響 

3.2.1 解析概要 

図 11 に解析モデルの概要図を示す。 

図 11 に示した解析モデルは，図 1 に示した実験におい

て，空洞が進展する前の状態を模擬したものである。水位

管上 50cm で，欠損位置が管頂部φ30mm のモデルと，同

じ水位で欠損管頂部φ50mm のモデルを作成し，定常解析

を行なった。各種パラメータは 3.1の解析と同一である。 

 

3.2.2 解析結果 

図 12 に解析結果から作成した圧力水頭のコンター図を

示す。また，図 13 にモデル前面から 10mm の位置での流

速ベクトル図を示す。倍率は 50 倍で作成した。 

図 12 より，欠損が管頂部φ50mm のケースでは，管頂

部φ30mm のケースと比較して，全体的に圧力水頭が小さ

くなっている範囲が大きく，図中の水色の線で示される水

位が低くなっているのが分かる。管頂部φ50mm のケース

では，欠損の面積が大きいため，流れ込む水の量が多くな

ったためであると考えられる。対して管頂部φ30mm のケ

ースでは，欠損の面積が小さいため流れ込む水の量が小さ

く，水位が下がりにくい。 

また，管頂部φ50mm のケース流速の最大値は 0.790 

mm/sec であった。対して，管頂部φ50mm のケース流速の

最大値は 0.875 mm/sec であり，欠損が小さいケースのほう

が流速の最大値が大きいという結果になった。この理由と

して，欠損が小さい場合では水位が下がりにくいため，欠

損からの水頭が，比較的高く保たれることが挙げられる。

対照的に欠損が大きな場合は，水位が下がりやすいため，

欠損からの水頭が低くなり，流速は小さくなる。しかし，

図 13 を見ても明らかな通り，流れ込む水の量が多いため
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図 9 水位上昇解析の概略図 
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図 10 水位上昇時の流速ベクトル図 
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流速が発生している範囲が広くなっているのがわかる。実

際の実験でも，欠損が大きい場合では，大きな空洞が見ら

れたが，これは欠損部において目詰まりが発生しにくく，

広い範囲で流速が発生するためである。また，欠損が小さ

い場合は，水頭が下がりにくいために，流速が維持されや

すいが，実験では，欠損部に目詰まりが発生し空洞の進展

は見られなかった。しかし，目詰まりが生じない範囲で欠

損が小さい場合では，欠損が大きい場合と同様に進展する

可能性がある。 

 

4. まとめ 

 

水位を段階的に上昇させる実験から，欠損の大きさによ

って空洞が進展する場合としない場合に分けられること

が明らかになった。また，浸透流解析から空洞進展と地下

水の流れが密接に関係していることが明らかになった。地

下空洞を起因とした陥没災害を防止するため，以下の点に

留意する必要がある。 

1) 空洞が進展する場合において，水位を上昇させた直後

に急激に進展する。実現場において地下水位の変動が

顕著な地点では注意が必要である。 

2) 空洞がある地盤において，空洞側面の下部に流速は集

中し、水位が上昇すると，空洞側部において土を押し

出す向きの流れが大きくなるため，空洞は横に進展し

やすくなる。そのため，空洞が下水管上のみでなく，

広範囲に及ぶ可能性がある。 

3) 欠損が大きい場合には，広範囲に流速も生じるため大

きな空洞が形成されやすい。欠損が小さい場合では，

流れが発生する範囲自体は小さくなるが，水位が下が

りにくいため，流速が持続しやすい。そのため，欠損

が大きい場合と同様に空洞が進展する可能性がある。

下水管の破損を起因とする地下空洞の危険度判定と

して，管渠の欠損面積のみを用いるのは不十分である。 

 

参 考 文 献 

1) 田坂晃一，河田真弥，前田健一，川田卓嗣，渡辺完弥：管

渠周辺地盤における空洞進展と陥没発生のメカニズム，第

29 回中部地盤工学シンポジウム，pp.42-45，2017

 

1200
525 525150

60
0

75

67
5

250
30

50
0

75

Front Side

Unit:mm

Sewer model

Small cavity

1200
525 525150

60
0

75

67
5

250
50

50
0

75

Front Side

Unit:mm

Sewer model

Small cavity

 

(a) 管頂部φ30mm                  (b) 管頂部φ50mm 

図 11 解析モデル 

-100

0

100

200

300

400

500

600

mm  

(a) 管頂部φ30mm             (b) 管頂部φ50mm 

図 12 圧力コンター図 

0.00

0.03

0.06

0.09

0.12

0.15

mm/sec
 

(a) 管頂部φ30mm               (b) 管頂部φ50mm 

図 13 流速ベクトル図 

- 98 -



 

 

海底地ࡍべࡾ発生࣓࢝ニ࣒ࢬ関ࡿࡍ研究 
Study on mechanism of occurrence of submarine landslides 

 

木ᮧ真郷

1
，岩井裕ṇ

2
，川崎貴也

3
，張鋒

4 
1 ྡ古屋ᕤ業大学࣭ᕤ学部社会ᕤ学⛉࣭E-mail address 30415035@nitech.ac.jp 

2 ྡ古屋ᕤ業大学࣭ᕤ学部社会ᕤ学⛉࣭E-mail address iwai.hiromasa@nitech.ac.jp 

3 ྡ古屋ᕤ業大学࣭ᕤ学部社会ᕤ学⛉࣭E-mail address 29415031@nitech.ac.jp 

4 ྡ古屋ᕤ業大学࣭ᕤ学部社会ᕤ学⛉࣭E-mail address choho@nitech.ac.jp 

 

概   要 
海底地ࡢࡾࡍ発生ࡣ，海底ࡢࣝࣈ࣮ࢣ破断や地震動ࢆ伴わ࡞い津波ࢆ引ࡁ起࡞࡛ࡅࡔࡍࡇく，地震時

陸ୖ地ࡣࡾࡍ地ࡿࡅ࠾海底地盤。ࡿあࡶ能性ྍࡿࡏࡉ増大ࢆ規模ࡢ津波ࡿࡼ地震ࡣࡾࡍ海底地ࡢ

盤ࡢ地ࡾࡍ比較ࡿࡍ大規模࡛あࡇࡿや，1°ࡶ満࡞ࡓい緩い角度࡛ࡶ地ࡀࡾࡍ発生ࡀࡇࡿࡍ

あࡀࡇࡿ特徴࡛あࡋࡋ。ࡿ海底地ࡾࡍ発生࣓࢝ニࡼ࠾࣒ࢬびࡢࡑ規模ࡘい࡚地盤力学的観点ࡽ

検討ࡓࡋ例ࡣ過去，極࡚ࡵ少࡞い。࡛ࡇࡑ本研究࡛ࡣ，海底地ࡾࡍ発生ࡢ要因ࡢ一ࡿࢀࡉࡘ間隙水

ᅽୖࡢ昇着目ࡋ，海底斜面ࢆ模擬ࡓࡋ模型実験ࢆ行ࡓࡗ。水中形成ࡓࡋ斜面人ᕤ的間隙水ᅽࢆ

え，ࡢࡑ大ࡉࡁ，過剰間隙水ᅽࡀ発生ࡿࡍ置ࡼ࠾び透水層ࡢ有無ࢆ変化࡚ࡗࡼࡇࡿࡏࡉ，海底地

 。ࡓࡋい࡚観察ࡘ規模や形状ࡢࡾࡍび地ࡼ࠾ࡉࡁ大ࡢ間隙水ᅽࡢ発生時ࡾࡍ

 

 間隙水ᅽ，模型実験，ࢢンࣜ࣎，ࡾࡍ海底地：ࢻワ࣮࣮࢟

 

 

 めࡌࡣ .1
 

海底地盤ࡿࡅ࠾地ࡣࡾࡍ陸ୖ地盤ࡢ地ࡾࡍ比

較ࡿࡍ大規模ࡘ，緩い角度࡛ࡶ地ࡀࡾࡍ発生ࡇࡿࡍ

表ࢆ比較ࡢࡾࡍ海底地ࡾࡍ陸ୖ地。ࡿ特徴࡛あࡀ

日本列，࡚ࡗࡼ調査ࡿࡍ関海底地形ࡢ近ᖺ。ࡍ示1

島周辺海域ࡣ海底地ࡢࡾࡍ痕跡ࡀ多数発見࡚ࢀࡉい

ࡿ

1)
。海底地ࡀࡾࡍ発生ࡿࡍ，海底設置ࡓࢀࡉ通信

変化࡞大規模ࡢや，海底地形ࡇࡿえࢆ損傷ࣛࣇン

ࡿい࡚ࢀࡉ指摘ࡀ危険性ࡍࡇ起ࡁ引ࢆ津波ࡿࡼ

2)
。 

 

表 1 陸ୖ地ࡍべࡾとࡢ比較 

 陸ୖ地ࡾࡍ 海底地ࡾࡍ 

移動距離 数 m～数十 m 数百 m～数万 m 

土砂容量 数千 m3
程度

 
数千 km3

以ୖ 

斜面傾斜 10°以ୖ 0.5°以ୖ 

土質状態 飽和 飽和㸦サࢩࢡョンࡋ࡞㸧 

 

過去ࡢ報告ࡢ中࡛最ࡶ大࡞ࡁ海底地ࡀࡾࡍ発生ࡓࡋ

紀元前ࡣ例ࡿい࡚ࢀࡽ知 6100ᖺ࣮࢙࢘ࣝࣀ沿岸ࡢ大

陸棚ࡢ端沿࡚ࡗ発生ࡓࡋ海底地࡛ࡾࡍあࡿ Storegga 

Slide࡛あࡿ 3)4)5)
沖࡛࣮࢙࢘ࣝࣀ。 800km渡ࡾ厚ࡉ 450m

࡛ࡲ伴いෆ陸80kmࢀࡑࡋ発生ࡀࡾࡍ及ぶ海底地

及ぶ津波ࡀ発生2011 ，ࡓࡲ。ࡓࡋᖺ発生ࡓࡋ東日本大

震災ࡿࡅ࠾津波ࡶ海底地ࡀࡾࡍ原因࡛被害ࡀ拡大ࡋ

ࡓࡋ原因࡛発生ࡀ変動ࢺ࣮ࣞࣉࡣ津波ࡢࡇ。ࡿあࡀ例ࡓ

再解析的ࢆ規模ࡢ津波ࡓࢀࡉ観測実際，ࡀࡿあ࡛ࡢࡶ

現ࡼࡋう試ࢺ࣮ࣞࣉ，ࢁࡇࡓࡳ変動起因ࡿࡍ津波ࡼ

ࡿ出࡚いࡀいう結果ࡓࡋ規模࡛発生࡞ࡁ大ࡾ

6)
解ࡢࡇ。

析結果ࡿࡼ，地震動ࡾࡼ発生ࡓࡋ波震源ࡽ離ࢀ

波ࡓࡋ発生࡚ࡋ要因ࢆࡾࡍ海底地ࡓࡁ海底࡛起ࡓ

，ࡓࡲ。ࡿい࡚ࡋ発表い࡞ࡣ࡛ࡢࡓࡋ巨大化ࡾࡉ合わࡀ

緩傾斜ࡢ例࣓࡚࢝ࣜࡋ合衆国ࢩࢩ࣑ࡢッࢱࣝࢹࣆ

ࡣࡾࡍ海底地ࡢࡇ。ࡿࢀࡽࡆ挙ࡀࡾࡍ海底地ࡿࡅ࠾

海底，ࡎࡽ関わࡶࡢࡓࡗ傾斜࡛あ࡞ࡎいうわ0.01°

地ࡀࡾࡍ発生ࡓࡋ。水中࡛ࡢ安息角度ࢆ考慮ࡶ࡚ࡋ，海

底地ࢇࡏࡀࡾࡍ断抵抗力ࡢపୗࡼ࠾び重力ࡿࡼ土塊

ࡢや緩い角度࡛ࡉࡁ大ࡢ流動規模，ࡣいう論理࡛移動ࡢ

地ࡾࡍ現象ࢆ説明࡞ࡁ࡛ࡀࡇࡿࡍい。 

海底陸ୖࡢ地ࡢࡾࡍ大࡞ࡁ㐪いࡢࡾࡍࡢࡑ，ࡣ

規模࡞࡛ࡅࡔく発生要因ࡢ多様性࡛あࡿ。例えࡤ，陸ୖ地

数十ࡶ࡛ࡢࡶいࡁ大，ࡣ土塊体積ࡿࡅ࠾ࡾࡍ km3
࡛あ

数百ࡶ場合最ప࡛ࡢࡾࡍ海底地，࡚ࡋ対ࡢࡿ km3
，大

数万ࡔࡢࡶいࡁ km3
陸ୖ地，ࡓࡲ。ࡿࡍ㐩いう規模

ࡼ風化，降雨ࡢ地質，ࡣ要因࡞一般的ࡿࡍ発生ࡀࡾࡍ

昇，地震慣性ୖࡢび間隙水ᅽࡼ࠾飽和度ୖ昇ࡢ斜面地盤ࡿ

力あࡿいࡣ地震動ࡿࡼ液状化࡚ࡗࡼ弱面ࡀ形成ࢀࡉ

，場合ࡢࡾࡍ海底地࡚ࡋ対ࢀࡇ。ࡿࢀࡽࡆ挙ࡀࡇࡿ

通常海底地盤ෆࡣ海水࡚ࡗࡼ完全飽和ࡢ状態あࡾ飽

和度ࡢ大࡞ࡁ変化ࡣ生࡞ࡌい。ࡓࡲ，降雨ࡼࡢう࡞地盤ෆ

い࠾海底ࡣ現象࡞うࡼࡿࡏࡉ変化急激ࢆ間隙水量ࡢ

ࡿい࡚ࢀࡉい࡞ࡋ発生ࡣ頻繁ࡣ࡚

1)
。従࡚ࡗ，海底地

第30回中部地盤工学シンポジウム
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ࡁ大ࡀ変化ࡢ間隙ᅽࡢ地盤ෆࡣ࡚ࡋ誘発原因ࡢࡾࡍ

多岐ࡀ象ࡿࡏࡉ昇ୖࢆ間隙ᅽ力ࡢࡇ，ࡀࡿ要因࡛あ࡞

わࡾ࠾࡚ࡗࡓ，発生原因ࢆ特定࡛࡞ࡁいࡀࡢ現状࡛あࡿ。 

海底地ࡿࡼ地震，ࡀࡢࡿい࡚ࢀࡉ注目特ࡶ中࡛ࡢࡑ

盤ࡢ液状化や࣓ࢱンࢺ࣮ࣞࢻࣁศ解ࡿࡼ࡞海底地

盤ෆࡢ水ᅽࡼ࠾びࢫ࢞ᅽୖࡢ昇࡛あࡋࡋ。ࡿ，液状化や

昇ୖࡢ間隙ᅽ力ࡢ地盤ෆࡿࡼศ解ࢺ࣮ࣞࢻࣁンࢱ࣓

発ࡀࡾࡍ緩傾斜࡛海底地，ࡣ࡛ࡅࡔ伴う有効応力పୗ

生ࢆࡇࡿࡍ説明࡞ࡁ࡛ࡣࡇい࡚ࢀࡉいࡘࢀࡇ。ࡿ

い࡚國生(2000)7)
ࡇࡿࢀࡉ形成ࡀ透水層ୗ࡛水膜，ࡣ

࡚ࡋࡘ一ࡢ原因ࡿࡍ発生ࡶప角度࡛ࡀࡾࡍ海底地ࡶ

考え࡚ࢀࡽいࡀࡿ，海底地ࡾࡍ発生࣓࢝ニࡼ࠾࣒ࢬび規

模ࡘい࡚地盤ᕤ学的観点ࡽ検討ࡓࡋ例ࡣ極࡚ࡵ少

ࡼ模型実験ࡓࡋ模擬ࢆ海底斜面ࡣ本研究࡛࡛ࡇࡑ。い࡞

把ࡢ規模ࡾࡍびࡼ࠾࣒ࢬニ࣓࢝ࡢ発生ࡾࡍ海底地ࡾ

握ࡾྲྀ組ࡴ。 

 

2. 実験装置概要ࡼ࠾び実験条件 
 

本実験࡛ࡣ，海底斜面ࢆ模擬ࡓࡋ模型土槽ࢆ用いࡿ。模

型土槽ෆ設置ࡓࡋ斜面模型ୖ砂ࢆ堆積ࡏࡉ，斜面ୗ面

ࢆ水ᅽࡾࡼ増減ࡢ水差ࡿࡼ定水昇降装置ࡽ

え࡛ࡇࡿ，海底地ࡾࡍ発生時ࡢ過剰間隙水ᅽ及び土塊

行う。本研究࡛ࢆ実験ࡓࡋ目的ࢆࡇࡿࡍ観察ࢆ移動ࡢ

ࡢ以ୗ特，ࡣ  。ࡿࡍ着目㡯目ࡢࡘ2

1) 海底地盤ෆࡢ過剰間隙水ᅽࡢ大ࡉࡁᅽ入範ᅖ。 

2) 透水層ࡢ有無。 

 

2.1 実験装置概要 

2.1.1 実験土槽本体ࡼ࠾び斜面模型 

実験土槽ࡣᅗ 1 用いࢆ土槽ࡢ製ࣝࣜࢡ࡞うࡼࡍ示

ᅗ，ࡓࡲ。ࡓ 模型土槽。ࡍ示ࢆᖹ面ᅗࡢ実験装置全体2

表ࡣ寸法ࡢ ෆ寸࡛幅うࡼࡍ示2 1500mm，深ࡉ 600mm，

奥行 400mm࡛あࡾ，模型ෆ斜面角度 10°，水ᖹ距離

1000mmࡢ斜面模型ࢆ設置ࡓࡋ。斜面模型ࡢ中央ࡣ幅

200mm࡛加ᕤࢳࢫࣛࣉࡓࢀࡉッࢡ樹脂製ࣇࢫ࣮࣏ࣛࡢ

࡚ࡏࡉศ散ࢆ水ᅽ範ᅖࡢ所定，ࡾ࠾࡚ࢀࡉ設置ࡀ࣮ࢱࣝ

えࡿࡁ࡛ࡀࡇࡿ。 

 

表 2 実験装置概要 

幅㸦ෆ寸㸧 1500mm 

深ࡉ㸦ෆ寸㸧 600mm 

奥行ࡁ㸦ෆ寸㸧 400mm 

斜面角度 10° 

斜面水ᖹ距離 1000mm 

 

ᅗ，ࡓࡲ ࡉୗୖࢆ置ࡢ水槽ࡣ定水昇降装置ࡍ示3

連⥆的ࢆ水差ࡢ水ࡓࢀࡽ張土槽，ࡾࡼࡇࡿࡏ

変化ࡢࡇ。ࡿࡁ࡛ࡀࡇࡿࡏࡉ時，昇降装置ࡽ土槽ෆ

水ࢆ供給࡛ࡇࡿࡍ土槽ෆ水ୖࡀ昇ࡲࡋ࡚ࡋわ࡞いࡼ

う土槽側面設置࡚ࢀࡉいࡿ排水コッࡢࡽࢡ定期的

 。ࡘ保一定ࢆ水ࡢ土槽ෆࡾࡼ排水࡞

 

 

ᅗ 1 実験土槽 

 

排水

給水1500mm㸦内寸法㸧

水位差

6
0
0
m

m
㸦
内
寸
法
㸧

1000mm

 

ᅗ 2 実験装置全体ࡢ平面ᅗ 

 

拡大ᅗ

 

ᅗ 3 定水位昇降装置㸦左：定水位水槽 右：全体ᅗ㸧 

 

ᅗ 4 模式ࡢ࣮ࢱࣝࣇࢫ࣮࣏ࣛࡓࢀࡉ設置斜面ୖࡣ

ᅗ࡛あࡣ࣮ࢱࣝࣇࢫ࣮࣏ࣛ。ࡿ全部࡛ 5枚設置࠾࡚ࢀࡉ

ࡋ対応。ࡿい࡚ࡅศࡾ振ձ～յࡀ番号ࡽ法尻方向，ࡾ

࡚いࡿ付属ࡢコッࢆࢡ開閉ࡾࡼࡇࡿࡍ，水ᅽࢆえࡿ

置ࢆ変化ࡓࡲ。ࡿࡁ࡛ࡀࡇࡿࡏࡉ，黒四角，赤丸，青

୕角࡛ࢀࡒࢀࡑ 水ࡓࡋ設置斜面ୖࡣࡢࡿࢀࡉ示3～1

ᅽ計ࡢ設置置࡛あࡢࡑ，ࡾ色ࢩンࣝ࣎形状ࡣ後述ࡿࡍ

間隙水ᅽ計ࡢ時刻歴ࢩࡢࣇࣛࢢンࣝ࣎対応࡚ࡋいࡿ水
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ᅽ計࣮ࢱࣝࣇࡣձࡢ直ୖ，࣮ࢱࣝࣇղճࡢ中央，ࣇ

 。ࡿい࡚ࡋ設置目安ࢆ直ୖࡢմ࣮ࢱࣝ

     

1 2 3

1000ｍｍ

20
0ｍ
ｍ

 

ᅗ 4 水圧をえࡿコッࢡと水圧計ࡢ配置ᅗ 

 

2.1.2 水中ࡢ࣓ࣛ࢝配置とそࡢ目的 

ᅗ 土࣓ࣛ࢝水中ࡢ3ྎ水槽ෆࣝࢹࣔうࡼࡍ示5

槽外ࢆ࣓ࣛ࢝࢜ࢹࣅ設置ࡓࡋ。水中ࡣ࣓ࣛ࢝法尻ࡽ法

肩࡚ࡅ水中ࢀࡒࢀࡑࢆ࣓ࣛ࢝ձ，ղ，ճࡿࡍ。水中

斜ࡣղ࣓ࣛ࢝境目，水中ࡢ基礎地盤斜面法尻ࡣձ࣓ࣛ࢝

面中央ࡢࡑ側壁，水中࣓ࣛ࢝ճࡣ斜面法肩部ศ壁ࡢ

境目ࢀࡒࢀࡑࢆ観察࡚ࡋいࡿ。 

土槽外ࢆࡁ動ࡢ斜面全体࡚ࡗ使ࢆ࣓ࣛ࢝࢜ࢹࣅ，ࡓࡲ

 。ࡿい࡚ࡋ観察ࢆ土槽全体࡛ࡇࡿࡍ撮影ࡽ

 

水中࣓ࣛ࢝

斜面角度10°

 

 

 

ビデ࣓ࣛ࢝࢜

1500mm

60
0m

m

 

ᅗ 5 ࡢ࣓ࣛ࢝撮影位置 

 

2.2 実験条件 

えࡿ間隙水ᅽࡢ大ࡉࡁᅽ入範ᅖࢆ変えࡓ時ࡢ地盤

変動，透水層ࡢ有無ࡀ地ࡾࡍ発生及ࡍࡰ影響着目

表，ࡵࡓࡿࡍ Case-w1。ࡓࡗ行ࢆ実験࡛ࢫ࣮ࢣ実験ࡍ示3

ࡽ Case-w3ࡣ水ᅽ計ࢆᑟ入ࡎࡽ࠾࡚ࡋ，水中ࡼ࣓ࣛ࢝

。ࡓࡋ観察ࢆ地盤変動ࡢ࡞ࢢンࣜ࣎やࡾࡍ地，ࡾ

Case-w4ࡽCase-w6ࡣ水ᅽ計ࢆ新ࡋく設置࡛ࢫ࣮ࢣࡓࡋ

あࡿ。 

本実験࡛ࡣ地盤ᮦ料࡚ࡋ豊浦砂ࢆ用い，水中落ୗ法࡛

斜面ࢆ形成ࡿࡍ。斜面層厚 40mmࢆ目標࡚ࡋいࡢࡇ。ࡿ

時，少量ࡢ豊浦砂ࡀ水中落ୗ法ࡢ時基礎地盤流ࢀ込ࢇ

ࡾࡼ土量࡞必要࡚ࡋ想定ࢆࡇうࡲࡋ࡛ 3%多く土ࢆ使用

Case-w1～Case-w3，ࡓࡲ。ࡿࡍ 相対密度ࡣい࡚ࡘ 60%

ࡋ設置ࢆび間隙水ᅽ計ࡼ࠾透水層，ࡀࡓい࡚ࡋ目標ࢆ

ࡓ Case-w4～Case-w6ࡘい࡚ࡣ相対密度 変ࢆ目標40%

更ࡋ，地盤形成࡚ࡋいࡿ。 

初期えࡿ水ᅽࡣ，地盤ࡢ厚ࡼ࠾ࡉび間隙比ࡽ限界

ᑟ水勾配ࡢ水差 36mmࢆ算出ࡢࡑ，ࡋ値ࢆ基準 42 mm

ࡽࡇࡑ。ࡿえࢆ水差ࡢ 100mm刻ࡳ 1300mm࡛ࡲ

計ࡢ 14パ࣮ࢱンࡢ調査ࢆ行ࡢࢀࡒࢀࡑ，࠾࡞。ࡓࡗ水

差࠾い࡚水ᅽࢆえࡿ時間ࡣ全ࢫ࣮ࢣ 3ศ間࡛統一ࡋ，

3ศ経過後ࡣ地盤ෆࡢ水ᅽࡀあࡿ消散ࡢࡵࡓࡿࡍ時間ࢆ 1

ศ程度設࡚ࡅいࡿ。 

Case-w1～Case-w3 ࡳࡢい豊浦砂࡞ࡋ設置ࢆ透水層ࡣ

Case-w4～Case-w6，ࡾあ࡛ࢫ࣮ࢣࡓࡏࡉ堆積ࢆ 透水ࡣ

層ࢆ地盤設置࡛ࢫ࣮ࢣࡓࡋあࡿ。透水層ࡣ厚ࡉ

1.0mm，幅 398mm，長ࡉ 920mmࣅࡢニ࣮ࣝࢆࢺ࣮ࢩ用い

ࡽ斜面底面，ࡣࡁࡿࡍ設置地盤ࢆ透水層。ࡓ

29.5mmࡢ置設置ࡽࡉ，ࡋ相対密度ࢆ保ࡲࡲࡓࡗ，

全層厚ࡀ 40mmࡼࡿ࡞うࣅニ࣮ࣝࡉࡽୖࡢࢺ࣮ࢩ

ࡽ 9.5mmࡢ砂地盤ࢆ作製ࡢࡑ。ࡿࡍ様子ࢆᅗ  。ࡍ示6
 

表 3 実験ࢣーࢫ 

Case 透水層 
水ᅽ計 
 設置ࡢ

水ᅽࢆ 
えࡿ置 

相対 
密度(%) 

Case-w1 ࡋ࡞ ࡋ࡞ ձ 60 
Case-w2 ࡋ࡞ ࡋ࡞ ձղ 60 
Case-w3 ࡋ࡞ ࡋ࡞ ձղճ 60 
Case-w4 あࡾ あࡾ ձ 40 
Case-w5 あࡾ あࡾ ձղճ 40 
Case-w6 あࡾ あࡾ ձղճմյ 40 

 

 

ᅗ 6 透水層ࡢえた位置模式ᅗ 

 

3. 実験結果ࡼ࠾び考察 
 

3.1 透水層࡞ࡢいࢣーࡢࢫ実験結果 

透水層࡞ࡢい Case-w1~Case-w3࠾い࡚ࡣ，水ᅽࢆ

え࢚ࣜࡓ形ࡢ変形ࡀ生ࡢࡑ，ࡌୗ方砂ࡀ堆積ࡓࡋ。

ࡗ沿斜面ࡀ砂ࡓࡋ液状化࡚ࡗࡼ高い水ᅽ，ࡣ現象ࡢࡇ

࡚流ࡔࡢࡶࡓࢀ考えࡿࢀࡽ。Case-w1ࡽ Case-w3ࡢ

表ࡢ以ୗ。ࡓࡗ࡞ࡋ発生ࡣࡾࡍࡢ斜面全体ࡶࢫ࣮ࢣࡢ

えࢆ水ᅽࡣ流動ࡢ砂ࡿࡼ液状化，うࡼࡿࢀࡉ示4

ᅗ，ࡓࡲ。ࡓࡏ見ࢆ変化形状࡚ࡗࡼ範ᅖࡿ Case-w37

い࡚水差࠾ 42mmࡽ 1300mm࡛ࡲ変化ࡏࡉ，水ᅽ

ᅗ。ࡓࡋ示ࢆ地盤挙動ࡢ斜面法尻部ศࡢ時ࡓえࢆ 7ୗᅗ
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砂ࡓࡲ。ࡿࡁ確認࡛ࢆ堆積ࡢ砂斜面法尻部うࡼࡍ示

ᅗࡣ測定置ࡢ流動距離ࡢ 流動開始，うࡼࡿࢀࡉ示8

置ࡽ流動ࡿࡼ砂ࡢ堆積終了置ࡢ࡛ࡲ間ࡢ縦ࡼ࠾

び横方向ࡢࢀࡒࢀࡑ最長距離࡛あࡿ。  

表 4 Case-w 1ࡽ Case-w 3ࡢ地盤挙動ࡢまとめ 

Case 
流動開始

水差 

最終流動距離

㸦縦方向㸧 

最終流動距離

㸦横方向㸧 

Case-w1 600mm 178.3mm 192.1mm 

Case-w2 400mm 268.8mm 189.2mm 

Case-w3 500mm 207.0mm 207.0mm 

 

砂ࡀ堆積ࡋた範ᅖ

砂ࡀ流ࢀ出た範ᅖ

 

ᅗ 7液状化発生伴う砂ࡢ流動距離ࡢ比較 

ୖᅗ：斜面流動開始前ࡢ斜面ࡢ様子 ୗᅗ：斜面流動ࡢ様子 

 

ᅗ 8 法尻部流動距離ࡢ測定位置 

 

ᅗࡓࡲ 撮࡛࣓ࣛ࢝水中ࡢ時ࡢCase-w3ࡽCase-w19

影ࡓࡋ画像ࡽ算出ࡓࡋ地盤ࡢ変状ࡘい࡚縦横方向ࡢ

流動距離ࡢ観点ࡽ比較ࡓࡋ。ᅗ 流動距࡞最終的，ࡾࡼ9

離限ࡎࡽ，全体的水ᅽࢆえࡿ範ᅖࡀ広い Case-w2

やCase-w3ࡢうࡀCase-w1ࡶࡾࡼ大࡞ࡁ規模ࡢ流動࡞

పい水ᅽ࡛ࡾࡼࡀ土砂流動ࡽࡉ。ࡿศࡀࡇࡿい࡚ࡗ

発生ࡋࡋ。ࡿࡍ，Case-w2 Case-w3ࢆ比ࡿ，水ᅽ

いࡉᑠࡢ範ᅖࡿえࢆ Case-w2 早くやࡀう流動開始ࡢ

縦方向ࡢ流動距離ࡀ大ࡁく࡚ࡗ࡞いࡀࡢࡿศࡢࡇ。ࡿ

࡚ࡗࡼ範ᅖࡿえࢆい場合，水ᅽ࡞ࡀ透水層ࡽࡇ

地盤えࡿ影響ࢆ最大限ࡿࡍ地点ࡀ存ᅾྍࡿࡍ能性

水ࡢ一定ࡣࢫ࣮ࢣࡢࢀࡒࢀࡑ࠾࡞。ࡿࢀࡽ考えࡿあࡀ

差࡚ࡋࢡ࣮ࣆࢆ縦方向࣭ 横方向ࡶ流動距離ࡢ増大ࡀ緩

や࡚ࡗ࡞いࡢࡇ。ࡿ現象ࡣ，砂ࡀ斜面法尻ୗ方堆積

考い࡞ࡣ࡛ࡢࡓࢀࡽࡵṆࡁࡏࡀ移動ࡢ土࡛ࡇࡓࡋ

えࡿࢀࡽ． 
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ᅗ 9 法尻部流動距離ࡢ測定位置 

 

3.2 透水層ࡢあࢣࡿーࡢࢫ実験結果 

3.2.1 水中ࡿࡼ࣓ࣛ࢝整理 
次，透水層ࡢあࡿ Case-w4~Case-w6ࡢ結果ࡘい࡚

述ࡿ。透水層࡞ࡢい Case-w1~Case-w3࡛ࡣ，水ᅽࡀ

えୖ࣮ࢱࣝࣇࢫ࣮࣏ࣛࡿࢀࡽ部࠾い࡚局所的砂ࡢ

流動ࡀ発生ࡢࡓࡋ対࡚ࡋ，透水層ࢆ有ࡣ࡛ࢫ࣮ࢣࡿࡍ，

斜面全体ࡀ透水層ࡾࡍ࡚ࡗࡑ，法尻部ศ横幅全体

ࡿࡍࡀ斜面࡚ࡗ沿透水層。ࡓࡋ堆積ࡀ砂࡚ࡗࡓわ

現象ࡣ，えࡓ水ᅽࡀ透水層ୗ溜ࡾࡼࡇࡿࡲ，

透水層砂層ࡢ間あࡿ摩擦ࡀ極端పୗࡀࡇࡓࡋ原

因࡛あࡿ考えࡿࢀࡽ。 

ᅗࡓࡲ ࡣ10 Case-w5࠾い࡚水差 200mmࡢ時，水ᅽ

ᅽ入ࡽ 10⛊後～30⛊後࡛ࡲ発生ࡓࡋ斜面前方ࡍࡢ

ࢆ様子ࡢࡾ PIV 解析࡚ࡗࡼ示࡛ࡢࡶࡓࡋあࡿ。粒子

水うࡼࡿわࡽ様子ࡿい࡚ࡋ移動࡚ࡅ向法尻部ࡀ

ᅽࢆえࡿ範ᅖࡽ࣮ࢱࣝࣇࢫ࣮࣏ࣛࡀ限定的࡛あ

 。ࡿいえࡿい࡚ࢀࡉ確認ࡀࡾࡍࡢ斜面全体，ࡶ࡚ࡗ

 
ᅗ 10 PIV解析ࡍࡿࡼべࡢࡾ様子 
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初期状態 水差100mm 1ศ後 水差100mm 2ศ後 水差100mm 3ศ後

初期状態 水差100mm 1ศ後 水差100mm 2ศ後 水差100mm 3ศ後
 

ᅗ 11 Case-w5ࡢ地盤挙動 

 

水差ࡿࡅ࠾Case-w5，ࡓࡲ 100mmࢆえࡓ時ࡢ地

ճ࣓ࣛ࢝び水中ࡼ࠾ձ࣓ࣛ࢝水中ࢆ様子ࡢ一連ࡢࡾࡍ

࡛撮影ࢆࡢࡶࡓࡋ時系列並ࢆࡢࡶࡓᅗ ࡇ。ࡍ示11

時，ᅗࡢ ࡢ11 8枚ࡢ写真ୖࡢ段ࡣ水差 100mmࡢ水ᅽࢆ

えࢆࢫ࣮ࢣࡓ水中࣓ࣛ࢝ձ࡛撮影ࡓࡋ，初期状態ࡽ水

ᅽࢆえ࡚3ࡽศ後1࡛ࡲศࡈ地盤挙動ࢆ撮影ࡓࡋ

ࡢୗ段。ࡿあ࡛ࡢࡶ 4枚ࡢ写真ࡣ水中࣓ࣛ࢝ճࢫ࣮ࢣྠࡢ

法ࡾࡼࡾࡍࡢ斜面。ࡿ画像࡛あࡓࢀࡉ撮影時刻ྠࡢ

尻堆積ࡓࡋ砂ࡢ範ᅖࡘい࡚，堆積物ࡢ先端部ࢆ実線࡛，

堆積物後方部ࢆ点線࡛示ࡓࡋ。ᅗ 水差，ࡾࡼ11 100mm

ࡑࡼ࠾ࡽ࡚ࡵえ始ࢆい࡚水ᅽ࠾ 1 ศ後斜面ࡀ前

方ࡾࡍ始ࢀࡑ，ࡵ伴࡚ࡗ斜面法尻部ศ砂ࡀ堆積ࡋ

始ࡀࡇࡓࡵศࡢࡑ。ࡿ後，⥅⥆ࡀࡾࡍ࡚ࡋ進行࡚ࡋ

いࡿ。水差 100mmࢆえ࡚ 3ศ後ࡑࡼ࠾ࡣ 37.5mm

水差，ࡓࡲ。ࡓࡗࡍ 200mm࡛ࡣ，水差 100mmࡢ

時比較࡚ࡋ斜面ࡢ移動距離ࡀ増加࡚ࡋいࡿ。特，水ᅽ

え࡚ࢆ 2ศ後࠾い࡚，一気ࡀࡾࡍ進行࡚ࡋいࡿ。

ࢆ水差ࡿえ，ࡣࢀࡇ 100mmࡽ 200mm増加ࡏࡉ

ࡓࡓࡋపୗࡀ広い範ᅖ࡛摩擦ࡾࡼࡢ透水層ୗ࡛ࡇࡓ

ࡢ先述ࡓࡲ。ࡿࢀࡽ考えࡵ PIV 解析結果࡞࡛ࡅࡔく

ࡇࡿい࡚ࡗࡍࡀ斜面全体，ࡶࡽ画像ࡢ࣓ࣛ࢝水中ࡢࡘ

 。ࡿศࡀ

 次，Case-w4～Case-w6 ࡍ水差ࡓい࡚え࠾

ᅗࢆ関係ࡢ⣼積距離ࡓࡗ ࡚ࡋ関距離ࡾࡍ。ࡍ示12

ᅗ。ࡿい࡚ࡋ算出ࡽ画像ࡓࡋձ࡛撮影࣓ࣛ࢝水中，ࡣ

12 広いࡢ範ᅖࡿえࢆ水ᅽ，うࡼࡿศࡽ Case-w5

ࡣ Case-w4比ࡀࡾࡍ，発生ࡿࡍ時ࡢ水差ࡀᑠࡉく

࡚ࡗ࡞くࡁ大ࡀ距離ࡢࡾࡍ࡞最終的，ࡇࡿい࡚ࡗ࡞

いࡀࡇࡿ確認ࡣࢀࡇ。ࡓࢀࡉ，透水層ࡀ設置࡚ࢀࡉい

ࡢ透水層ୗ，࡛ࡇࡿࡀ広ࡀ範ᅖࡿえࢆ場合，水ᅽࡿ

水ᅽୖࡀ昇ࡿࡍ範ᅖࡶ広ࡾࡀ，早いࡾࡍ出ࡋ，大規模࡞

～ձࡣCase-w6࡛，ࡋࡋ。ࡿࢀࡽ考えࡓࡗ࡞ࡾࡍ

յࡢ࡚ࡍࡢ࡛ࡲコッࢆࢡ開ࡾ࠾࡚ࡅ，水ᅽࢆえࡿ範ᅖ

ࡎࡽ関わࡶいࡁ大ࡶ最ࡀ Case-w5㸦コッࢡձ～ճ開㸧

比ࡾࡍ࡚距離ࡣᑠࡉくࡣࢀࡇ。ࡓࡗ࡞ Case-w6࠾い

水差ࡢ直前ࡿࡍ発生ࡀࡾࡍ，࡚ 600mm࡛透水層ࡢ

法尻部ศࡢษࢀ目ࣜ࣎ࡽンࡀࢢ発生ࡵࡓࡋ，透水層

ୗࡢ水ᅽࡀ消散ࡢࡾࡍ，ࡋ距離ࡀ Case-w6比ᑠ࡞ࡉ

値ࡓࡗࡲ考えࡓࡲ。ࡿࢀࡽ，Case-w4～Case-w6

ࡍ࡚ࡋ対増加ࡢ水差，ࡶい࡚࠾ࢫ࣮ࢣࡢࢀࡎいࡢ

，ࡣࢀࡇ，ࡀࡿࡍ存ᅾࡀ点ࡿ࡞緩やࡀ増加割合ࡢ距離ࡾ

ࡆ妨ࢆࡾࡍ，ࡋ堆積ࡀ土砂伴い斜面法尻部ศࡾࡍ

 。ࡿࢀࡽ考え࡚ࡋ理由ࡀࡇࡿ
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ᅗ 12 透水層ࡀあࢣࡢࡾーࡍࡢࢫべࡾ距離ࡢ比較 

 

3.2.2 水圧計ࡿࡼ整理 

水ᅽ計ࢆ設置࡚ࡋいࡿ Case-w4ࡽ Case-w6ࡿࡅ࠾，

過剰間隙水ᅽࡢ変化ࣜ࣎ࡾࡍ，ン࣑ࢱࡢࢢンࢢ

ᅗࢆᅗࡓࡋ示ࢆ ᅗࡽ13 ࡀ時間ࡢ横軸。ࡍ示15 ⛊0

ࡽ ࢪ࣮ࢸࢫࡢ各水差ࡣ実際，ࡀࡿい࡚ࡗ࡞⛊720

い࡚࠾ 180⛊経過後，水ᅽࢆえࡢࡿ停Ṇࡋ約 1ศ間水

ᅽࡢ消散ࡢࡵࡓࡢ時間ࢆ設࡚ࡅいࡣ࡛ࡇࡇ，ࡀࡿ水ᅽ消散

ᅗ，ࡓࡲ。ࡿい࡚ࡋ整理ࢆ省い࡚時間ࢆ時間ࡓࡋ要 13

ᅗࡽ 15 ࡽCase-w4，ࡣ Case-w6ࣜ࣎ࡿࡅ࠾ン

。ࡓࡋ斜線࡛示ᅗࡓࡋ模擬ࢆ斜面ࡢ右ୖࢆ発生置ࡢࢢ

 ࡢ前後ࡓࡋ発生ࡀ変状斜面ࡢࢫ࣮ࢣࡢࢀࡒࢀࡑ，時ࡢࡇ

- 103 -



0 60 120 180 240 300 360 420 480 540 600 660 720
0.0

0.1

0.2

0.3

E
x

ce
ss

 p
o

re
 w

at
er

 p
re

ss
u

re
 [

k
P

a]

Time [s]

 P.W.P-1 

 P.W.P-2 

 P.W.P-3

500mm400mm300mm200mm

Boiling1st Slide

1 2 3

法

尻

方

面

ボイࣜンࢢ発生位置

 
ᅗ 13 Case-w4ࡢ水圧ࡢ変化 
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ᅗ 14 Case-w5ࡢ水圧ࡢ変化 
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ᅗ 15 Case-w6ࡢ水圧ࡢ変化 
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ࡢ前後ࡓࡋ発生ࡀ変状斜面ࡢࢫ࣮ࢣࡢ水差࡛ࡢࡘ4 4

，ࡓࡲ。ࡿい࡚ࡋ選定対象ࢆࢱ࣮ࢹࡢ水ᅽࡢ水差࡛ࡢࡘ

表ࢀࡒࢀࡑࢆ水差ࡓࡋ発生ࡀࢢンࣜ࣎ࡾࡍ 5 

示ࡍ。 

 

表 5 Case-w 4ࡽ Case-w 6ࡢ地盤挙動ࡢまとめ 

Case 
 ࢢンࣜ࣎

発生水差 

 ࡾࡍ

発生水差 

Case-w4 400mm 300mm 

Case-w5 300mm 100mm 

Case-w6 600mm 700mm 

 

水差ࡿࡅ࠾Case-w4，ࡎࡲ 100mm～300mmࡢ時ࡣ

水ᅽୖࡈࢪ࣮ࢸࢫࡀ昇ࡾ࠾࡚ࡋ，水ᅽ計ࡀղ＞ձ＞ճ

水差，ࡀࡍ示ࢆ高い値㡰ࡢ 400mmࡢ時ࡣձ＞ղ＞ճ

水差ࡣࢀࡇ。ࡿい࡚ࡋ示ࢆ高い値㡰ࡢ 400mmࡢ時

発生ࡓࡋ斜面ᕥ壁面࡛ࣜ࣎ࡢンࡾࡼࢢ水ᅽ計ղ付近

ࡓࡋపୗࡀ値ࡢ水ᅽ計ղࡵࡓࡓࡋ消散ࡀ過剰間隙水ᅽࡢ

水差。ࡿࢀࡽ考え 400mm以降࡚ࣜ࣎ࡋ⥆⥅ࡶンࢢ

以降，水ࢀࡑ，ࡵࡓࡓࡗい࡚ࡋ拡大ࡀ規模ࡢࡑ，ࡋ発生ࡀ

頭差ࢆ大ࡁくࡶ࡚ࡋ，検出ࡿࡍ水ᅽࡣ大ࡁく増加ࡇࡿࡍ

法尻ࡣ置ࡿえࢆ水ᅽࡣCase-w4࡛，ࡓࡲ。ࡓࡗ࡞ࡣ

付近ࡢコッࢡձ࡛ࡅࡔあࡵࡓࡿ，斜面ୖ方ࡢ間隙水ᅽ計ճ

 。ࡿい࡚ࡋ示ࢆい値ࡉᑠ特ࡣ

次，Case-w5注目ࡿࡍ。Case-w4見比ࡿ，水

ᅽ計ձ，ղ，ճྠࢀࡒࢀࡑࡣ程度ࡢ値ࢆ示ࡾ࠾࡚ࡋ，水ᅽ

ࡇࡿい࡚ࡋ伝㐩࡚ࡗࡓわ広い範ᅖ࡚ࡗࡼ透水層ࡀ

ࡀ範ᅖࡿえࢆ水ᅽ比Case-w4，ࡣࢀࡇ。ࡿわࡀ

広ࡵࡓࡓࡗࡀ，透水層ୗࡾࡼࡢ広い範ᅖ࡛水ᅽࡀ広ࡗࡀ

反ࡶ水ᅽ計ճࡓࢀ離ࡽճࢡコッ，ࡓࡲ。ࡿࢀࡽ考えࡓ

応ࡾ࠾࡚ࡋ，透水層ࡀ存ᅾࡤࢀࡍ水ᅽࢆえࡿ箇所ࡀ局

所的࡛あࡶ࡚ࡗ，水ᅽࡀ透水層ୗ全体広ࡿࡀ考えࡽ

水差，ࡓࡲ。ࡿࢀ 100mm～300mmࡢ時ࡣ水ᅽ計࣮ࢣࡀ

水差，ࡀࡍ示ࢆ値ࡢ程度ྠ，ࡋ昇ୖ緩やࡈࢫ

400mmࡢ時ࡣ水ᅽ計ձ，ղࡢ水ᅽࡀ減少࡚ࡋいࢀࡇ。ࡿ

水差ࡣ 300mmࡢ時発生ࡓࡋ斜面中腹壁面付近ࡢ広い

範ᅖ࡛発生ࣜ࣎ࡓࡋンࡾࡼࢢ水ᅽ計ձ，ղ付近ࡢ過剰

間隙水ᅽࡀ消散ࡔࡵࡓࡓࡋ考えࡢࡇࡓࡲ。ࡿࢀࡽ時，水

ᅽ計ճࡣ高い値ࢆ示࡚ࡋいࡣࢀࡇ。ࡿ，水ᅽ計ճ近傍࡛ࡣ

消ࡀ水ᅽࡢ周辺ࡢࡇ，࡛ࡇい࡞い࡚ࡋ発生ࡀࢢンࣜ࣎

散࡞ࡇࡿࡍく，水差ୖ昇ࡾࡼ水ᅽࡀ増加ࡓࡋ考え

ࡀ断ࢇࡏࡿࡼࡾࡍ砂ࡓࡋく堆積ࡿゆ，ࡓࡲ。ࡿࢀࡽ

発生࡛ࡇࡿࡍ負ࢱࣞࢲࡢンࡀ࣮ࢩ発生ࡋ，地盤ෆࡢ

過剰間隙水ᅽࡀ発生ࡓࡋ考えࡀࡿ，実験ࡀࢫ࣮ࢣ少࡞い

検討㡯࡛ࡢ今後ࡣ࡚ࡋ関࣒ࢬニ࣓࢝࡞詳⣽ࡢࡇ，ࡵࡓ

あࡓࡲ。ࡿ，Case-w4ྠ 様ࣜ࣎ンࢢ発生後ࡣ水ᅽࡢ大

 。ࡓࡗ࡞ࡁ確認࡛ࡣ増加࡞ࡁ

最後，Case-w6注目ࡎࡲ。ࡿࡍ，水差 600mm

ࡽ時ࡓࡅ開ࢆࢡい࡚コッ࠾ 100 斜面法尻経過時ࡀ⛊

部ࣜ࣎ࡢࡽンࡀࢢ発生ࡋ，透水層ୗࡢ過剰間隙水ᅽ

，ࡋ減少急激ࡀ水ᅽࡢ水ᅽ計ձ付近，ࡵࡓࡓࡋ消散ࡀ

ࡢ 水，次。ࡓࡗ࡞値ࡢ水ᅽࡢ程度ྠ水ᅽ計ࡢࡘ2

差 800mm࠾い࡚，斜面法肩部斜面側面ࡢ両側ࡽ

。ࡓࡋ減少ࡀ水ᅽࡢ水ᅽ計ղ，ճ，ࡋ発生ࡀࢢンࣜ࣎ࡢ

増加࡞ࡁ大ࡢ水ᅽࡣ発生後ࢢンࣜ࣎ࡶࢫ࣮ࢣࡢࡇ，ࡓࡲ

水差，ࡓࡲ。ࡓࡗ࡞ࡁ確認࡛ࡣ 700mmࡢ時水ᅽࡀ

全体的高い値ࢆ示࡚ࡋいࡢࡾࡍࡣࢫ࣮ࢣࡢࡇ，ࡀࡿ前

間ࡿࡼ水差ୖ昇，࡛ࡢࡿい࡚ࢀࡉ計測ࡀ高い水ᅽࡽ

隙水ᅽୖࡢ昇ࡀ原因࡚ࡋ考えࡀࡿࢀࡽ，水差 600mm

࡛発生ࣜ࣎ࡓࡋンࡿࡼࢢ水ᅽࡢ消散水ᅽࡢ増減ࡢ

関係ࡀ合致ࡎࡏ，詳⣽ࡘい࡚ࡣ今後検討ࡀ必要࡛あࡿ。 

以ୖࡿࡵࡲ，水ᅽࢆえࡿ範ᅖࢆ変化ࡿࡏࡉ，

透水層ୗ࡛ࡢ水ᅽࡢ挙動変化ࡀ見ཷࡢࡑ。ࡿࢀࡽࡅ中࡛

局所的࡛あࡀ箇所ࡿえࢆ水ᅽࡤࢀࡍ存ᅾࡀ透水層，ࡶ

ࡣࡇࡢࡇ。ࡓࢀࡉ観測透水層ୗ全体ࡀ水ᅽ，ࡶ࡚ࡗ

実際ࡢ海底地盤࠾い࡚ࡶ，透水層ࡀ存ᅾࡤࢀࡍ，局所

的࡞ᅽ力ࡀ海底地ࡾࡍ発生ࡿࡀ࡞ࡘ危険性ࢆ示唆ࡋ

࡚い࡞ࡣ࡛ࡢࡿい考えࣜ࣎，ࡓࡲ。ࡿࢀࡽンࡀࢢ発

生ࡿࡍ，発生付近ࡢ地盤ࡢ透水層ୗࡢ水ᅽࡀ減少ࡓࡋ。

大ࢆ以降，水頭差ࢀࡑ，ࡿࡍ発生ࡀࢢンࣜ࣎一度ࡓࡲ

ࡗ࡞ࡣࡇࡿࡍく増加ࡁ大ࡣ水ᅽࡿࡍ検出，ࡶ࡚ࡋくࡁ

再度水ᅽうࡲࡋ࡚ࡋ消散ࡀ一度水ᅽ，ࡽࡇࡢࡇ。ࡓ

 。ࡿࢀࡉ示唆ࡀ能性ྍࡿ࡞くくࡾࡲࡓࡀ

 

4. 結論 
 

本研究࡛ࡣ，海底地ࡾࡍ発生࣓࢝ニࡼ࠾࣒ࢬびࡾࡍ

規模ࡢ把握ࢆ目的ࡓࡋ模型実験ࢆ行ࡓࡗ。特間隙水ᅽ

。ࡓࡋ着目有無ࡢび透水層ࡼ࠾範ᅖ，ࡉࡁ大ࡿえࢆ

得ࡓࢀࡽ主࡞知見ࢆ以ୗ示ࡍ。  

(1) 透水層࡞ࡢい地盤水ᅽࢆえࡿ，水ᅽࢆえ

ࢆ水ᅽࡣ変形ࡢࡇ。ࡓࡌ生ࡀ変形ࡢ形範ᅖࡓ

えࡿ範ᅖࢆ増やࡇࡍや高い水ᅽࢆえࡼ࡛ࡇࡿ

 。ࡓࡗศࡀࡇࡿ࡞くࡁ大ࡾ

(2) 透水層ࡢあࡿ地盤水ᅽࢆえࡿ，水ᅽࢆえ

透水層ࡀ斜面全体，ࡶ࡚ࡗ局所的࡛あࡀ範ᅖࡿ

共ࡢࡇ透水層沿ࡿࡍ࡚ࡗ。 

(3) 透水層ࡢあࡿ地盤水ᅽࢆえࡿ，コッࢆࢡ開

ࡀ置ࡿࡅ 1 広範ᅖ࡛過剰間隙水ᅽࡶ࡚ࡗ所࡛あ

ࡿࡍ発生ࡀࢢンࣜ࣎，ࡓࡲ。ࡓࢀࡉ観測ࡀ昇ୖࡢ

くࡁ以降大ࢀࡑࡀ過剰間隙水ᅽ，ࡋ消散ࡀ水ᅽ，

ୖ昇࡞ࡋいࡀࡇศࡓࡗ。 

(4) 今回ࡢ実験࡛ࡣ，過剰間隙水ᅽࡳࡢ着目ࡋ，既往

い࡚ࡘ水膜ࡢ透水層ୗࡿい࡚ࢀࡉ研究࡛報告ࡢ

海底࡞詳⣽ࡓࡵ含ࡶ形成ࡢい。水膜࡞い࡚ࡋ観察ࡣ

地ࡾࡍ発生࣓࢝ニ࣒ࢬ関ࡣ࡚ࡋ今後ࡢ検討㡯

࡛あࡿ。 
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概   要 
遺跡構造物の風化や劣化には様々な要因が考えられるが，乾燥地帯においては塩類風化が問題になるこ

とが多い。タジキスタン共和国アジナ・テパ仏教遺跡の土構造物を対象に，写真測量を用いた記録活動を

実施した。さらに Fujii et al. (2009)において塩類風化のメカニズムも明らかにし，土構造物が風化侵食でオ

ーバーハング状態となり，小規模な崩壊が起きていることを報告している。この報告では崩壊が生じた土

構造物について，その形態や破断面の状況から崩壊メカニズムを検討し，下部侵食により片持ち梁の様相

を示し，自重により崩壊すると考えた。同様に遺跡内の崩壊に瀕した土構造物についても，写真測量によ

る記録結果を示し，その危険度について検討を試みた。さらに塩類風化による侵食への対策として，遺跡

修復時には下部構造を厚くした。 
 

キーワード：立体写真，三次元モデル，塩類風化，浸食，崩壊 
 
 

1. はじめに 
 
遺跡構造物の風化や劣化の要因として，自然現象（風

雨・塩類風化など）・生物（植物・動物）・人為的破壊など

が挙げられる。中でも自然現象による風化や劣化は，長期

間にわたって継続するものであり，地盤工学や応用地質学

分野の専門家が積極的に関われる領域である。実際に塩類

風化などのメカニズムの解明が，遺跡や構造物の修復保存

に役立っている事例もある 1,2)。 
土木や資源といった工学分野では，地すべりなどの安定

性解析が多数行われている。特に北海道・豊浜トンネルの

事故以来，岩盤崩落のメカニズム解析等が行われている
3~5)。塩類風化のメカニズムを推定した Fujii ほか 1)の報告

には，土構造物が塩類風化を受けてオーバーハング状態と

なり，小規模であるが崩落が起きている。人類の遺産とな

りうる遺跡の修復・保存のためにも，また地球にやさしい

土構造物の安定性維持のためにも，土構造物の崩落メカニ

ズムを探り，安定性向上のための対策が必要である。ここ

では三次元写真測量で記録を取得できた，タジキスタン共

和国アジナ・テパ仏教遺跡の土構造物を対象に，崩壊現象

に焦点をあてた研究の一例を紹介する。  
 
 

2. アジナ・テパ仏教遺跡について 
 
タジキスタン共和国，首都ドシャンベから南方およそ

100 km に位置する（図 1），古シルクロード沿いの仏教遺

跡がアジナ・テパである。紀元 7～8 世紀に建造された幅

50 m 長さ 100 m のほぼ長方形の遺跡で，北西の仏塔を中

心とする「塔院」部と，南東の四角い庭を囲む「僧院」部

から形成される（図 2）。8 世紀後半ごろには周辺地域がイ

スラム化され，遺跡は意図的な破壊を受けた。その後墳丘

として存在していたが，1960～75 年にかけて旧ソ連の考

古学者らによる大規模な発掘作業が実施され，多数の記録

図 1 タジキスタン共和国とアジナ・テパ遺跡の位置図 

第30回中部地盤工学シンポジウム
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が採られた 6)。しかしその後は適切な処置がとれられず，

2005 年にユネスコによる修復プロジェクト開始時には，

かなりの劣化が進んでいた（Fodde ほか 7)）。 
アジナ・テパの建造物はパフサ（藁などを混ぜた粘土塊）

と日干しレンガで造られている。遺跡全体を対象に地形図

を作製すると同時に，倒壊の危険性の高い壁について，立

体写真測量を用いた三次元記録活動を実施した。  
 

 
図 2 アジナ・テパ遺跡の地形標高図 

 
3. 写真測量による三次元記録活動 

 
写真測量とは，写真上で被写体の計測を行う技術である。

写真測量技術による遺跡の計測については，藤井 8)や Fujii
ほか 1)に詳しい記載がなされている。はじめに対象物とな

る遺跡の壁などを写し込んだ左右二枚のデジタル写真撮

影を実施する（図 3）。立体写真撮影時の左右カメラの位

置と撮影方向の情報があれば，対象物に関する両画像間の

視差差から対象物の三次元情報を取得することができる。

しかし写真撮影時に，カメラ位置と撮影方向を精密に測定

することは難しい。そこで標定点と呼ばれる既知のポイン

トを複数点設置し，写真撮影時に対象物と共に写し込む。

これら標定点の写真上での位置と視差差と実位置から，撮

影時のカメラ位置と撮影方向を最適解として計算するこ

とになる。これら標定点は，遺跡内に設置した基準点を用

いてトータルステーションで測量し，遺跡内の統一座標系

として利用した。 
上記で撮影したデジタル立体写真をコンピューターに

取り込み，写真測量解析ソフトを用いて標定点からカメラ

位置と撮影方向を計算する。立体写真を撮影時の状態に復

元する標定作業の後，解析ソフトは自動的に左右立体写真

の同じ位置を見つけ出し，三次元モデルを作成できる（図

4）。さらに三次元モデル上には写真を張り付けることがで

き，テクスチャーマッピングとしての表現が可能である。 

 
三次元モデル作成後は，任意面での断面線作成などが可

能となる。図 5 に一例を示す。これは二組の立体写真から

二つの三次元モデルを作成し，それぞれから作成した同一

面での断面線を組み合わせたものである。 
上記のような立体写真撮影と三次元モデル作成を図 6

に示す 4 つの土構造物に適用し（Wall-A～D），5 か所にお

いて断面線の作成を実施した。 

仏塔 

仏塔エリア 

僧院エリア 

図 3 土構造物の立体写真 

図 4 土構造物の三次元モデルとテクスチャーマッピング 

図 5 土構造物の断面線 
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4. 構造物の崩壊について 

 
4.1 崩壊メカニズムの検討 
 
修復プロジェクト中に崩壊が生じた壁-A を対象に，そ

の崩壊メカニズムの検討を行う。図 6 中 a2断面図から判断

できるように，土構造物の下部が浸食され，オーバーハン

グ状態となっていた。また壁-A の崩壊部分が浸食深さと

一致していた。崩壊後の破断面を観察すると（図 7），上

部は比較的滑らかな構造を示しているが，下部の破断面構

造は粗い。これらの構造から，初期段階は引張応力により

上部からクラックが進行し，その後に崩壊に遷移したもの

と推定できる。なお，遺跡の大半は日干しレンガで構成さ

れているが，長年の風化によって，日干しレンガの接合面

を含むオリジナル形状を認識するのは難しい。 

そこで片持ち梁にかかるモーメント等を考慮してその

破壊過程を推定する。図 8 右上の破線赤丸付近にかかる引

張り応力は下記の方程式であらわされる。 

σx = 3W2ρg/H   式(1) 

ここでHは構造物の高さ，Wは構造物下部の浸食深度，

ρ は日干しレンガの密度，g が重力加速度である。 
壁-A の a2断面では実際に崩壊が起きており，H = 3.17 m，

W = 0.69 m であった。そこで日干しレンガの密度を ρ = 
1,240 kg/m3 と仮定すれば 9)，最大引張応力として σc = 5.5 
kN/m2 が得られる。 

 
この強度は妥当な値であろうか？ 日干しレンガ等の

土構造物の一軸圧縮強度試験結果によれば 10)，乾燥状態の

土構造物の強度は 1,000 kN/m2 程度と高いが，含有水分の

増加により強度は下がり，水分が 15%以上含まれると 100 
kN/m2 以下となる。さらに岩石の強度試験ではあるが，圧

縮強度に対して引張強度は 1/10 程度の大きさとなってい

る 11)。これらの事実を考慮すれば，遺跡内の土構造物の引

張強度としてσc = 5.5 kN/m2 という値は、崩壊が生じた冬

季の雨季も考慮すれば，それほど外れた値ではない。 
Fujii ほか 1)に示されているように、壁下部の浸食は、塩

類風化によるものであり、季節変化等に応じて年々進行す

るものと考えられる。浸食深度 W がある値に達して、自

重に耐えられなくなった際に、オーバーハング部分が崩壊

するものと考えられる。このような流れを図 9 に示す。 

 
図 9 塩類風化による壁の浸食・崩壊の過程（Fujii ほか 1）より） 

 
4.2 他の壁の状況について 
 
図 6 には壁-A 以外の壁の断面線も示されている。した

がってこれらの壁の高さ（H）と浸食深度（W）の計測も

可能である。これらの結果を図 10 に示す。図 10 には式(1)
と上記の σcを利用した H = 3W2ρg/σc の曲線を実線で示し

ている。四角点が壁-A の a2断面の H-W 状況であり、ダイ

ヤモンド点がその他の壁の状況を示している。土構造物の

高さ（H）が変化することは無く、浸食深度（W）が年々

図 6 遺跡内の土構造物の断面図（Fujii ほか 1）より） 

図 7 図 6中壁 Aの a2断面付近の崩壊 

図 8 断面図と下部侵食による片持ち梁様相へのモデル化 
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増加していく。すなわち最終的にこの深度が限界線（実線）

に到達した場合に，壁のオーバーハング部の崩壊が起きる

と考えられる。このような進行を破線矢印で示す。最も侵

食が進んだ壁においても，まだ 10cm 以上の余裕が存在し，

崩壊前の壁-A に比べればまだ安全と考えられる。 
 

5. 考察と修復作業 
 

1960～75 年にかけて旧ソ連の考古学者らによる大規模

な発掘作業の記録 6)によれば，土構造物のオリジナルの厚

さは最大 2.4 m であったとされる。発掘作業後にどれくら

いの厚さが残されたかは不明であるが，図 6 に示した断面

図を見る限り，かなり薄くなっていることがわかる。特に

壁-D は 0.5 m 程度の厚さしか残っておらず，両脇には崩壊

によって堆積した土が存在することがわかる。すなわち図

9 に示す塩類風化による下部の浸食と，上部の崩壊が何度

か起きていると予想できる。すなわちこのまま放置してお

けば，図 10 の破線矢印に示すように浸食と崩壊がさらに

進むと予測される。 
そこで修復保存作業として，新しい日干煉瓦と土の漆喰

を用いて，オリジナルの土構造物を覆うように修復を行っ

た。この際，オリジナルの構造物と新しい部分の境界がわ

かるように砂をつめ、将来的にタジキスタン共和国の技術

者らが再発掘できる構造とした。さらにここで述べてきた

塩類風化による浸食と崩壊への対策のため，下部を厚く健

固な構造とした（図 11）。本来は排水溝を設置して水の動

きを制御したり，覆い屋を用いて蒸発散量の抑制を行うべ

きだが，プロジェクトの期間と予算の制限によりかなわな

かった。 
 

6. おわりに 
 
アジナ・テパ仏教遺跡は古シルクロード沿いに存在する。

2014 年「シルクロード:長安-天山回廊の交易路網」が世界

文化遺産に登録された。中国とカザフスタンとキルギスタ

ンでの 3 か国 33 資産で構成される。残念ながらタジキス

タンは，その波には乗れなかったようである。修復作業後，

ちょうど 10 年が経過した。現在の状況は分からない状況

であるが，保存状態が気になる昨今である。 
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図 10 遺跡内の壁の高さ(H)と浸食深度(W)関係と限界線 

図 11 修復後の壁-A 
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