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概   要 

洗堀・侵食現象において，実現象を定量的に再現しうる数値モデルの構築が課題となっている．モデルを

構築するために模型実験がよく行われるが，実物と模型の相互関係において，幾何学的相似性や力学的相

似性を満足しなければ，実現象を再現することはできない．現状における洗堀・侵食現象を対象に実施さ

れる移動床実験では，移動床として使用する地盤材料の取扱いに関する相似則の検討が不十分であり，得

られた結果の妥当性を評価することが難しい．本研究では水理模型実験における地盤材料の取扱い方法を

明確にするため，矢板周りの浸透破壊現象を対象に，プレ破壊～ポスト破壊に至るまでの現象を定性的・

定量的に評価し，地盤材料による現象への影響を分析した． 限界動水勾配と統一した実験から地盤材料に

よって破壊までの時間，破壊状態，土粒子速度の挙動などで差異が見られた．材料形状や粒度，透水性な

どの要因により変化することを確認した． 

 

キーワード：水理模型実験，地盤材料，相似則，浸透破壊 

 

1. はじめに 

 

洪水による河床変動や波浪・津波による海底床変動は構

造物の安定性を喪失させる可能性が高い．このような底床

移動は，表面流れによる底面せん断力と地盤内の有効応力

変動が複雑に影響し合う現象と考える 1)，2)．現象を解明す

る手法として模型実験があるが，実物と模型の相互関係に

おいて幾何学的相似性や力学的相似性を満足しなければ，

模型実験において実現象を再現することはできない 3)．し

かしながら，現状では上述のような現象を対象として実施

される移動床実験において，底床として使用する地盤材料

に対して実験条件に従う幾何学的縮尺比を適用すると，非

常に小さな粒径の材料を使用しなければいけなくなり，実

際には実物と同等の材料を使うか，粒径は同程度で比重が

軽い材料を使うなどの工夫が取られている．しかし，地盤

材料の取扱いについてはこれまで十分な議論がなく，相似

則に関する検討は不十分である．そのため，今後は各々の

現象をもとに相似則を考察し，基準化を図る必要がある． 

一方で，地盤工学分野ではこれまでピーク時での破壊判

定が主な議論の対象であり，模型実験においても破壊に至

るまでの力学挙動に着目した相似則に則って検討が行わ

れてきた．しかし今後は，模型実験における崩壊挙動を積

極的に評価し，破壊過程全体を捉えることが重要と考える．  

本研究では，上記に示す水理－地盤工学が融合する問題

に対し，地盤工学分野において古典的でかつ基礎的な矢板

周りの浸透破壊現象を対象とすることにした．その理由と

して，破壊に至るまで（プレ破壊と称す）は，地盤工学に

おける典型的な問題であり，これまでの知見 4)，5)，6)を踏ま

えて現象を観察することができること，また，破壊後（ポ

スト破壊と称す）は，土粒子の移動を伴う大変形が生じる

ため，地盤工学の知見に加え，水工学の知見が重要となる

問題であり，かつ，地盤材料による土砂移動への影響が適

切に評価できると考えたためである． 

本実験では地盤材料の粒径を変化させた際のプレ破壊

からポスト破壊までの現象を定性的・定量的に評価し，地

盤材料による現象の違いについて分析した． 

 

2. 矢板周りの浸透破壊現象を対象とした模型実験 

 

2.1 実験概要 

図 1 に示す通り，縦 200mm×横 600mm ×高さ 600mm の

模型装置を使用した．矢板の長さは装置天端から 500mm

であり，底面まで 100mm のクリアランスがある． 

地盤模型を作製するため，底部から 150mm まで水を注

水し，矢板根入れ深さが 50mm となるよう，水中落下法に

より高さ 150mm の地盤を作製した．すべての実験におい

て，間隙比が一定となるように調整した．詳細の次節で示

す． 

実験時は，地盤内の間隙水圧を計測するため，矢板周り

に沿って地盤面から 25mmピッチで上流および下流に 6箇 
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図1 実験装置の概要 

 

 

図2 間隙水圧計の設置位置 

 

 

図3 地盤材料の粒径加積曲線 

 

表 1 地盤材料の物理的性質 

 平均粒径

D50(mm) 

相対密度(%) 透水係数[m/s] 

硅砂 8 号 

硅砂 7 号 

硅砂 6 号 

豊浦砂 

0.009 

0.012 

0.017  

0.018 

45.5 

30.5 

28.4 

4.7 

6.5×10－6 

9.0×10－6 

2.6×10－5 

3.8×10－5 

 

所，さらに矢板下に 1 箇所，計 7 箇所に間隙水圧計を設置

した．図 2に間隙水圧計の設置場所を示す．また，現象を

視覚的に考察するため，高速度カメラ（200fps）とビデオ

カメラを用いて実験の撮影を行った．水の流れを可視化す

るために，ウラニン水溶液を上流側の地盤に注入した．そ

の後，初期水位（地盤面より＋50mm）からポンプを用い

て上流側へ一定流量（Q=42.9cm3/s）で注水した． 

 

2.2 実験条件 

地盤材料は硅砂 8号，硅砂 7号，硅砂 6 号，豊浦砂を使

用した．図 3 に地盤材料の粒径加積曲線を，表 1に地盤材

料の物理的性質をそれぞれ示す． 

本実験では，すべての地盤材料において堆積時の初期間

隙比を 0.936 に統一した．その理由として，浸透破壊が生

じる限界動水勾配は式(1)に示すとおり，土粒子比重 Gs と

間隙比 eのみで決まるため，各々の材料の破壊外力を統一

することができるからである． 

 ic = 
Gs-1

1+e
                   (1) 

 

3. 実験結果と考察 

 

3.1 地盤内の間隙水圧変化 

図 4 に間隙水圧計により計測された，各地盤材料の間隙

水圧の経時変化を示す． 

一定流入条件により，透水係数が小さい硅砂 8 号では透

水量が少ないため，上流側の水位上昇が早くかつ大きくな

り，傾きの勾配が急となった．一方で，材料により透水係

数が大きくなるに従い，上流側の水位の上昇が小さくなり，

傾きは緩やかとなった．硅砂 8 号は他の地盤材料に比べ，

上流側の間隙水圧値が特に大きくなった． 

 

3.2 プレ破壊に至るまでの水位差変化 

本実験結果は各地盤材料で 4 回ずつ浸透破壊実験を実

施したうち，各実験で再現性が得られた実験データを採用

して検討する． 

浸透破壊に至るまでの変化について，間隙水圧計より得

られた間隙水圧値から算出した土粒子の有効応力をもと

に，有効応力がゼロになるときの実験経過時間と水位差を

動画より抽出した水位差の時系列変化と合わせて考察し

た．地盤の有効応力’は式(2)より算出した． 

 ' = -u  = (
Gs-1

1+e
･D+ℎ2)･

w
-u                 (2) 

ここで，全応力[kN/m2]，u:間隙水圧[kN/m2](下流側 G.L.-

50mm)，𝛾𝑠𝑎𝑡 :飽和単位体積重量[kN/m3]，D: 根入れ深さ

=0.05[m] ，h2：下流側の水位差=0.05 [m]である．有効応力

を算出することで，地盤の不安定状態を考察した． 

図 5 に各地盤材料における水位差の経時変化を，表 2 に

有効応力がゼロに至った時点，目視により浸透破壊を確認

した時点のそれぞれ示す平均水位差を示す． 

地盤の有効応力がゼロに至るまでの経過時間は地盤材

料ごとに若干の違いは見られるものの，大凡同等であるこ

とを確認した．ただし，硅砂 8号については経過時間が長

く，さらに水位差が大きくなっている．これは，硅砂 8 号

の細粒分の含有量の高さによる，粘性の影響が考えられる

が，十分な考察までには至っていない．一方で，最大水位

差に至り，浸透破壊が生じるまでの経過時間及び水位差は

地盤材料によって異なることがわかった． 
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(a) 珪砂8号 

 

 

(b) 珪砂7号 

 

 

(c) 珪砂6号 

 

 

(d) 豊浦砂 

図4 各地盤材料の間隙水圧の経時変化 

 

 

 

 

図5 矢板で隔てられて生じる水位差の経時変化 

 

表 2 各状態時における平均水位差 [mm] 

 硅砂 8 号 硅砂 7 号 硅砂 6 号 豊浦砂 

有効応力’=0 時 

浸透破壊時 

173 

189 

128 

170 

130 

180 

137 

158 

 

 

図6 水位差の上昇に伴う有効応力の変化 

 

3.3 プレ破壊に至るまでの有効応力変化 

図 6 は水位差の上昇に伴う有効応力の変化を示してい

る．水位差が 125mm までの挙動が地盤材料によらず，概

ね一致している．しかし，硅砂 8 号は地盤が不安定になる

直前に有効応力の減少が緩やかになっている．一方で，他

の地盤材料は地盤が不安定になってから，破壊するまでの

水位差に開きがあり，急激に安定性を失い破壊に至ってい

ることがわかる． 

 

3.4 プレ破壊からポスト破壊の破壊モード 

地盤材料による浸透破壊挙動の相違を考察するため，撮

影画像をもとに，プレ破壊時，ピーク破壊時，ポスト破壊

時を対象に土粒子移動の視覚的評価を試みた． 

図 7 に比較対象とした 3 つの破壊モードの概略図を示

す．プレ破壊時は上流側と下流側の水位差が最大となり，

浸透破壊が生じた時点と定義している．また，ピーク破壊

時は浸透破壊過程で矢板周りの地盤の洗掘が最大の時点

と定め，ポスト破壊時では上流から下流への土砂移動が落

ち着き，地盤が静止状態になった時点と定めている． 

図 8 にビデオカメラより撮影した各地盤材料のピーク

破壊時の破壊モードを示す，赤色のマーキング箇所が地盤 
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(a)プレ破壊時 (b)ピーク破壊時 (c)ポスト破壊時 

図7 比較対象とした破壊モードの概略図 

 

  

(a) 硅砂8号 (b) 硅砂7号 

  

  

(c) 硅砂6号 (d) 豊浦砂 

  

図8 各地盤材料のピーク破壊時のモード 

 

の洗掘部分である．他の材料は水平方向の洗掘が大きく， 

深さが浅い破壊モードに対し，硅砂 8 号は深さ方向の洗掘

が大きく，横幅が狭まった破壊モードである．また，上流

側の地盤に注入したインクに着目すると，硅砂 8号は上流

側にインクが残留しているが，豊浦砂は下流側の地盤まで

インクが浸透している．以上から，地盤材料ごとで破壊モ

ードや水の浸透力の違いが確認された． 

続いて，各地盤材料のプレ破壊時，ピーク破壊時，ポス

ト破壊時の平均洗掘幅を求めた(表 3)．土粒子の粒径が大

きくなるほど，洗掘幅が大きくなっている．しかし，全体

的に洗掘幅が小さい硅砂 8号は，最大洗掘幅時の矢板下の

洗掘幅が特に大きいことから，他の材料と比較しても洗堀

されにくいことがわかった．  

一方で，硅砂 6 号と豊浦砂では近しい粒度分布にも関わ

らず，洗堀形状等に違いが生じた．この理由については，

地盤材料の特性と合わせ，今後詳細に考察が必要と考える． 

 

4. 結論 

本研究では，矢板周りの浸透破壊実験を行い，地盤材料

の粒径を変化させ，地盤材料が矢板周りの浸透破壊挙動に

与える影響評価を行った．以下に主な結論をまとめる． 

1) 硅砂 8 号は他の地盤材料に比べ，水位差，有効応力変

化，破壊モード，土粒子の速度などで違いが見られた．

これは，透水性が低く，細粒分を多量に含むことで粘

着力の効果が生じている可能性が考えられる． 

表 3 地盤材料の平均洗掘幅値[mm] 

 硅砂 8

号 

硅砂 7

号 

硅砂 6

号 

豊浦砂 

プレ破壊時 20  38 55 38 

ピーク破壊時(上流側) 

ピーク破壊時(上流側) 

ピーク破壊時(矢板下

側) 

45 

60 

45 

65 

93 

18 

73 

110 

23 

60  

75 

15 

ポスト破壊時(上流側) 

ポスト破壊時(下流側) 

80 

80 

10 

93 

100 

70 

90 

88 

 

2) 硅砂 6号と豊浦砂は粒径加積曲線からみると非常に近 

い粒度分布を示すが，破壊モードに違いが見られた．

豊浦砂は粒度分布と相対密度が小さいことによる，地

盤強度の変化が影響していると考える．また，豊浦砂

は天然のシリカサンドで粉砕された人工のものに比

べ粒に丸みを帯びており，このような面も結果に作用

したと考える． 
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概   要 

近年の豪雨の長期化に伴い，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

し，パイピング破壊に至る危険性が高まっている。河川堤防におけるパイピングのメカニズムを解明し重

点監視箇所を検討することは，今後の河川管理には不可欠な課題である。そこで本論文では，パイピング

発生のメカニズムについて噴砂の発生及び堤体下のパイピング孔の進展に着目した模型実験と三次元浸透

流解析を実施した。その結果，噴砂の発生によって基礎地盤内の水圧消散が伝播する様子を解析により再

現した。またパイピング孔が進展する際，その先端ではパイピング孔直径の約 10倍の範囲から三次元的な

集水によって流速が増大しており，また基礎地盤が単一層の場合にはパイピング孔先端に流速が作用する

ことが，複層の場合にはパイピング孔全体に浸透流が作用することが，パイピングを助長させる要因とな

ることが明らかになった。 

 

キーワード：河川堤防，パイピング，噴砂 

 

 

1. は じ め に 

 

近年の豪雨の長期化に伴い，河川堤防でのパイピングの

危険性が高まっている。パイピングとは，基礎地盤に高水

位の外力が長時間作用し続けた場合に，河川水が基礎地盤

中への浸透に伴う堤内側法尻付近で発生する噴砂をきっ

かけとし，その後堤体下の土が排出されることで形成され

るパイピング孔が川表側へと進展し，最終的に破堤に至る

河川堤防の破壊形態の一つである。 

既往の研究から，河川堤防のパイピングの危険性は堤体

―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する複層構造基礎

地盤を有する場合，パイピングが発生しやすいことが明ら

かになった 1)。平成 28年から 30年にかけて 3年続けて被

災した宮崎県北部を流れる北川でも，複層構造の基礎地盤

を有する地点から噴砂跡（図 1参照）が確認されているこ

とから，実堤防においても複層構造基礎地盤を有する場合

にはパイピングの危険性が高いと考える。 

パイピングのきっかけとなる噴砂や漏水といった現象

が日本全国の河川で報告されている一方で，その多くは堤

防決壊などの致命的な破壊現象には至らずに終息してお

り，パイピングの発生から決壊に至るまでの詳細なメカニ

ズムについては未解明な点も未だに多く残っている。した

がって，パイピングのメカニズムを解明することは，パイ

ピングにより堤防が決壊する危険性が高い条件を特定し，

それに基づく今後の重点監視箇所を絞り込みに有益な情

報になると考える。 

メカニズム解明の取り組みとしては，例えば田端ら 2)や

田中ら 3)は数値解析を用いて裏法尻からパイピングが進

展する際の様子を再現・表現する取り組みを行っている。 

 

 

図 1 北川の噴砂跡 
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解析によってパイピングの進展性を把握できれば，パイピ 

ングのメカニズムをより詳細に検討できるとともに，パイ

ピング危険箇所の検討に活用できると考えられる。一方で，

河川堤防のパイピング機構として，基礎地盤が複層構造の

場合では裏法尻から離れた箇所で発生した噴砂が裏法尻

へと進展する様子も確認されている 4)。したがって，パイ

ピングの進展メカニズムを検討する上では，堤体下のパイ

ピング孔の進展だけでなく，その前現象である堤内地での

噴砂の特性や挙動についても検討する必要があると考え

る。 

そこで本論文では，まず噴砂について模型実験を行い，

基盤内の水圧消散の特性を把握した。また，三次元浸透流

FEM 解析を実施し，実験結果の結果との比較から噴砂発

生に伴う水圧の消散を評価できるか検討した。その上で，

実験では検討が難しい，噴砂孔の位置や経過時間が間隙水

の圧力伝播に及ぼす影響を調べた。 さらに，パイピング

孔の進展をモデル化した三次元浸透流 FEM 解析と模型実

験の観察結果から，パイピング進展時のメカニズムについ

て考察も行った。 

 

2. 噴砂に関する模型実験及び再現解析 

 

 模型実験概要 

図 2 に実験模型の概略図を示す。堤体部分は含水比 20%

のシルト質粘土である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。基礎地盤は水中落下法で堆積させ 

 

た上層硅砂 7 号，下層硅砂 2 号の複層構造である。各材料

の粒度分布を図 3 に，各材料の透水係数などの材料特性を

表 1 にそれぞれ示す。また，堤外側の左端から 20mm を基

礎地盤下層を露出させた露出部とし，裏法尻から 200mm

堤内側の地点を行き止まり境界とした。複層構造や下層の

露出部，行き止まり境界を設置することでパイピングが発

生しやすい条件となっている。実際の河川堤防においても

パイピング発生箇所には上記の存在が確認されている 5)。 

水位条件は，図 4 に示す。なお，外水位 10mm で基礎地盤

を十分に飽和させたのちに実験を行っている。実験では図

2 のように上層と下層の境界部の模型奥行中央に間隙水圧

計を設置し，圧力水頭の計測を行った。 

 

 実験結果 

本実験では，一定速度で外水位を上昇させていた途中の

1 分 40 秒頃に，裏法尻から約 130mm 離れた箇所で直径

10mm 程度の噴砂が発生した。その時の堤内の様子を図 5

に，圧力水頭の挙動を図 6 にそれぞれ示す。なお，グラフ

の圧力水頭は実験初期からの増分とし，初期の変動を捉え

るために横軸は対数表示とした。図 6 より開始 1 分後での

水位上昇に合わせて圧力水頭が上昇し，その後噴砂が発生

したタイミングで圧力水頭が減少したことがわかる。その

後，圧力水頭の変動は落ち着いていき，また噴砂は次の水

位上昇を行った 32 分後まで最初に発生した箇所で噴き続

けていた。以降，この噴砂の発生による水圧の減少に着目

して検討を行っていく。 

 

2.3 浸透流解析における再現解析 

実験結果を基に，三次元浸透流 FEM 解析を用いて噴砂

孔を再現し，噴砂発生後の基礎地盤の水圧の消散を簡易に 

 

図 4 水位条件 

 

図 2 実験模型概要図 

表 1 実験及び解析に用いた材料の特性 

 

 

図 3 各材料の粒度分布 
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表現できるか試みた。数値計算には，三次元飽和・不飽和

浸透流解析コード（UNSAF3D）6)が組み込まれた 3D-Flow

（地層科学研究所）を用いた。不飽和浸透流の基礎式は以

下の式（1）に示す支配方程式となる。 

𝜕

𝜕𝑥
(𝐾𝑟 (𝐾𝑖𝑗

𝑆 𝜕𝜓

𝜕𝑧
+ 𝐾𝑖𝑧

𝑆)) − 𝑞 = (𝛽𝑆𝑆 + 𝐶)
𝜕𝜓

𝜕𝑡
(1)

 

ψは圧力水頭，tは時間，qは流出流入項である。比水分容

量は Cとし，不飽和土中の透水係数 Kは飽和透水係数 Kij
S

と相対透水係数 Krの積となる。Ssは貯留係数で，β=0 は不

飽和領域，β=1 が飽和領域を示す。不飽和領域での水理特

性は van Genuchten モデル 7)を用いて算出することとし，

上層珪砂 7 号の van Genuchten の α を α=7.5，n を n=1.89 と

した 8)。解析モデルは図 2 を基本とし，実験に基づき裏法

尻から 130mm 離れた箇所に噴砂孔を模擬した縦横 10mm

深さ 45mm の低地を設置した。噴砂孔を模擬した低地の深

さについては，噴砂が発生する際に下層の珪砂 2 号から地

表面へと噴砂孔が貫通していく様子が観察されたため，基

礎地盤上層の厚さである 45mm とした。なお噴砂孔内の境

界条件は，堤内地表面を水面の基準として深さに比例した

静水圧を作用させ，簡易的に噴砂孔に水が溜まった状態と

している。噴砂孔以外の堤内の地表面は浸出面境界とした。

また，モデル側面は非排水境界とした。外力条件は実験と

同様のため図 4 に示したとおりであり，まず初期水位

10mm を堤外側に作用させ基礎地盤を飽和状態にした後，

堤外側の水位を実験と同様に 50mm ずつ上昇させること

で非定常解析を行った。なお，噴砂孔を設けなかった場合

の解析も同様に行った。 

 図 7 に模型実験と解析の実験開始後 32 分における圧

力水頭の分布を示す。図より，噴砂孔を設けた解析の値と

実験の値が非常に近い値を示していることがわかる。噴砂

に伴う水圧低下を見込むことで，実験値との差は，最大で

も約 6mm となった。また，図 8 に代表値として No.5（図

2 間隙水圧計測位置参照）における基礎地盤構造ごとの圧

力水頭の経時変化を示す。図より，噴砂孔を設けた解析で

は噴砂孔を設けなかった場合に比べて，圧力水頭の上昇が

180 秒程度早く収まることがわかる。また，実験値と比較

するとその差は約 15 秒であった。以上より，解析を行う

際に噴砂孔を設けることで，基礎地盤に伝わる間隙水圧の

大きさ及び収束する時間を実験値に対して近づけること

ができると考える。 

 

 噴砂の発生位置及び水圧減少過程の検討 

本節では，前節の噴砂孔の解析モデルを用いて，基礎的

な考察のために噴砂が 1 つだけ発生した場合を仮定し，噴

砂孔の位置や水圧消散に要する時間について，定常解析及 

び非定常解析で検討を行った。 

 

図 5 噴砂発生時の堤内の様子 

 

 

図 8 実験と解析の No.5 における間隙水圧の経時変化 

 

 

 

図 7 実験と解析の間隙水圧分布の比較 

 

図 6 噴砂発生時の圧力水頭挙動  

 

 

噴砂孔
・直径10mm程度
・裏法尻から130mm地点

実験開始から1分40秒

裏法尻

↑行き止まり境界

0.5 1 5 10 50
0

10

20

30

40

経過時間，t (min)

圧
力
水
頭

 (
m

m
)

 実験
 解析（噴砂なし）
 解析（噴砂あり）

15秒程度

180秒程度

0 60 120 180 240 300 360
0

20

40

60

80

計測位置 (mm)

圧
力
水
頭

 (
m

m
)  実験(32min)

 解析(噴砂なし)
 解析(噴砂あり)

0.5 1 5 10 50
0

10

20

30

40

経過時間，t (min)

圧
力
水
頭

 (
m

m
)

 No.1
 No.2　
 No.3
 No.4　
 No.5
 No.6
 No.7

すべての計測位置において
噴砂発生に伴い圧力が減少

-7-



 

(1) 噴砂の発生位置による検討 

図 9 に基本となる解析モデルの概要図を示す。なお，堤

外側に露出がないモデルも作成した。解析ケースは表 2 に

示す。噴砂孔は奥行中央に前節と同じ大きさ，深さ，境界

条件で設置した。堤内地は浸出面，側面は非排水境界とし，

外水位 60mm を堤外側に作用させ，定常解析を実施し，上

層と下層の境界部の堤防縦断中央の全水頭を計測した。 

図 10 に計測した全水頭分布を示す。なお，噴砂を設置

した場合については噴砂孔までの値をプロットしている。 

図より，噴砂があることで噴砂孔付近の水頭と裏法尻の水

頭の差が大きくなっていることがわかる。特に，露出があ

る場合はその傾向がより強くなっている。水圧が低下する 

 

場合には噴砂の継続が難しくなることが予想され，噴 

砂孔は水圧の高い裏法尻方向へ近づくと考える。一方で，

噴砂孔が裏法尻に近いほど基礎地盤の間隙水圧の減少が

大きいため，噴砂が裏法尻で継続するためにはより高い外

力が必要になると考える。 

 

(2) 噴砂による水圧伝播過程の検討 

本節では，噴砂による水圧減少の時間変化について検討

を行う。図 9 の解析モデル（露出なし）の堤外に初期外水

位 60mm を作用させ基礎地盤を飽和状態にした後，水位一

定のまま堤内で噴砂孔を設けて基礎地盤の全水頭の時間

変化を非定常解析により計算した。なお，噴砂孔の位置は

裏法尻から 50mm 地点とした。 

図 11 に堤防縦断中央における上層と下層の境界部の全

水頭の経時変化を示す。なお，全水頭の変動を正確に捉え

るため，グラフの横軸は対数表示としている。また，全水

頭コンターの時間変化を図 12 に示す．図 11 および図 12

より，基礎地盤内の水圧は噴砂から近い箇所から順に減少

し，水圧の減少が収束するまでにある程度時間を要してい

ることがわかる。すなわち，水圧が減少しきる前に河川水

が上昇する場合には噴砂付近と堤外側の水圧差が大きく

なり，噴砂が裏法尻により近づきやすくなると考える。今

後は上記のような噴砂による水圧減少を踏まえて，より詳

細なパイピングの進展メカニズムの検討に繋げていく． 

 

図 10 噴砂孔の位置と全水頭分布の関係 

 

 

表 2 解析ケース一覧 

 

 

図 9 噴砂を設置する解析モデルの概要図 

 

図 12 噴砂発生による全水頭コンターの経時変化 

 

 

 

図 11 噴砂発生後の全水頭の時間変化 
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3. パイピング孔の進展を考慮した浸透流解析 

 

前章において，堤内の噴砂は発生した位置から間隙水圧

の高い裏法尻側へと移動すること，また噴砂が裏法尻に到

達することで，堤体下の土が噴砂孔から排出されることで

形成されるパイピング孔が川表側に向かって進展するこ

とが示唆された。本章では，単純化した条件で堤体下のパ

イピング孔をモデル化した三次元浸透流 FEM 解析を実施

した。また，解析モデルと同寸法・材料の模型実験も行い，

実験の観察結果とも併せてパイピング進展時のメカニズ

ムやパイピング孔の集水性の検討を行った。 

 

 解析概要 

図 13 に基礎地盤が複層の場合の解析モデル概要図を示

す。解析ソフトと使用材料は前章と同様である。なお，基

礎地盤が珪砂 7 号のみの単一層や下層の露出部があるモ

デルも作成した。どのモデルも側面は非排水境界とした。

本解析では，既往の研究 5)で確認されている，堤体直下に

生じるパイピング孔の進展度を変化させた。解析ケースは

表 3 に示す。ここで，進展度とは裏法尻からパイピング孔

先端部までの距離 lc を堤体幅 B=300mm で除した値であ

り，その定義を図 14 に示す。また，本解析における進展

度が 0 とは噴砂に伴う土粒子の流出によって法尻に緩み

が発生したことを想定している。なお，パイピング孔設置

箇所は簡易評価のためにメッシュを設けず，浸出面境界と

して設定し（図 15 参照），解析モデルの奥行中心部にパイ

ピング孔を設置した。本来なら，パイピング孔内には水が

流れ，浸透流解析とは別に内部のパイプ流計算が必要と考

えるが，今回は簡略化した。パイピング孔の大きさは，模

型実験等の様子から，幅と深さを 10mm とし，メッシュサ

イズは 10mm とした。外力条件は平均動水勾配 iave=0.20 で

定常解析を実施した。実験は単一層と複層（露出あり）で

実施した。実験の水位条件は前章の図 4 と同様である。 

 

 浸透流速による検討 

本章では単一層と複層の違いについて，局所動水勾配か

ら検討を行う。図 16 に各ケースの進展度と図 13 の流速計

測地点の浸透流速 v を珪砂 7 号の透水係数 ku で除して求

めた見かけの局所動水勾配 v/kuの関係を示す。図よりまず

進展度 0における局所動水勾配は単一層，複層露出なし，

複層露出ありの順で高い値となっていることがわかる。次

に，進展度が大きくなった場合について考える。単一層で

は進展度の増加に伴い，進展度が 1.0 に近づくほど局所

動水勾配の値が大きくなっている。一方，複層の場合には

進展度が 0 から 0.6 程度までは局所動水勾配がやや下がる

か横ばいとなる。しかし，複層は単一層よりも局所動水勾

配の初期値が大きいため，パイピングがより進展しやすい

と評価できる。その後，各ケースの進展度が 0.8～0.9 を超

えると局所動水勾配が同様に急増する。 

 

図 15 パイピング孔の境界条件 

 

 

 

図 14 進展度の定義 

 

表 3 解析ケース一覧 

 

 

図 13 パイピング孔を設置する解析モデルの概要図 

 

図 16 進展度と局所動水勾配𝑣 𝑘𝑢⁄ の関係 

 

 

パイピング孔内部はすべて
浸出面境界とする

パイピング孔

堤体幅：B=300

裏法尻からパイピング孔
先端部までの距離：

：流入境界 ：排水境界 ：非流入・非排水境界

粘土

平均動水勾配
iave=0.20

60

堤外 堤内

堤体幅，B=300

45

45

（単位：ｍｍ）

200 200

流速計測地点奥行き：70

パイピング孔
（厚さ10mm，幅10mm）
奥行中央部に設置

視点(図-20)

裏法尻からパイピン
グ孔先端部までの距
離：

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
0

1.0

2.0

3.0

4.0

5.0

パ
イ
ピ
ン
グ
孔
先
端
の

局
所
動
水
勾
配

, 
v
 /

 k
u

進展度

　  複層(露出あり)
　  複層(露出なし)
　  単一層

-9-



 浸透現象によるパイピング進展メカニズムの検討 

前ページの図 16 より，単一層と複層の場合で局所動水

勾配の変化の様子に差が見られた。この理由について，堤

防縦断中央の断面図の局所動水勾配ベクトルとコンター

（図 17 参照）により考察する。図 17 より，単一層では浸

透流がパイピング孔先端部に集中していることがわかる。

その一方で，複層では進展度が 0.3 と 0.6 の時を比較して

みると，パイピング孔全体に一様な大きさの上向き浸透流

が作用していることがわかる。以上のことから，基礎地盤

の条件によりパイピング進展メカニズムが異なると考え

られる。単一層では，パイピング孔の先端部に集中する流

速により土粒子が流される作用が支配的になる。その一方，

複層ではパイピング孔の先端部に作用する浸透流速の影

響のみではなく，パイピング孔全体に作用する上向き浸透

流により基礎地盤上層が緩む作用もあると考える。これは，

図 18 に示すパイピング孔内から流出する漏水流量の変化

からも読み取れる。図よりパイピング孔全体の漏水流量を

パイピング孔先端部のみの漏水流量と比較すると，基礎地

盤が単一層の場合では 3 倍程度であるのに対し，基礎地盤

が複層構造の場合では 10 倍程度となっており，複層の方

がパイピング孔先端部の流量に対してパイピング孔全体

からの流量が多いことがわかる。つまり，複層は単一層に

比べ，パイピング孔全体に上向き浸透流が作用し，上層地 

盤全体が液状化しやすい状態であると推察できる。 

以上を踏まえて，図 19 に示す実験で観察されたパイピ

ング孔の様子と比較する。まず，土粒子の移動を高速度カ

メラで撮影した画像を PIV 解析（粒子画像流速測定法）を

行うことで求めた単一層の結果から，パイピング孔先端部

 

図 17 堤防断面図（縦断方向中央）の局所動水勾配ベクト

ルとコンター：上図；単一層，下図；複層露出なし 

 

 

 

図 19 模型実験におけるパイピング孔進展の様子 

   ：上図；単一層，下図；複層露出あり 

 

 

 

図 18 進展度とパイピング孔内の漏水流量の関係 
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分から砂が流されることでパイピング孔が進展する様子

が確認された。複層の場合には図に示すように，流動化し 

た基盤層からパイピング孔全体にダルシー則よりも大き

な流れが流入している様子が確認された。解析結果より，

単一層では先端に集中する流速により土粒子が流される

現象，複層ではパイピング孔に上向き浸透流が作用し，上

層地盤が緩む現象が予想されたが，実験結果からも解析に

よって推測される現象を確認することができた。また，両

ケースとも進展度が 0.8～0.9 程度になると局所動水勾配

が急増している（図 16 参照）。この理由について堤防の平

面図（図 13 の矢印の方向：堤体非表示）の局所動水勾配

ベクトルとコンター（図 20 参照）をみると，進展度 0.9 の

状態では，両ケース共に流速の大きい部分が表法尻全体か

らパイピング孔先端部に集中していることから，これが局

所動水勾配を急増させた要因であると考えられる。このこ

とより，最終的な堤体下のパイピング孔進展メカニズムは，

表法尻からパイピング孔先端部に集中する浸透流により

堤外側から一気にパイピング孔が貫通する現象と考えら

れる。よって，パイピングによる堤体破壊を防ぐためには，

進展度を 0.6～0.7 程度までに抑えられるかどうかが重要

になってくると考える。 

 

 パイピング孔の三次元的集水性の検討 

前節より，浸透流がパイピング孔先端に集中し，パイピ

ング孔の進展を助長することがわかった。そこで，解析モ

デルの堤防縦断方向の幅を変化させ，パイピング孔の集水

性にどのように影響するか検討した。解析ケースを表 4 に

示す。図 21 に解析モデルの幅と進展度 0.5 における局所

動水勾配の値の関係を示す。図より，モデルの幅が大きい

ほど局所動水勾配が大きいことが分かる。また，局所動水

勾配の値はパイピング孔直径の 10 倍程度で収束している

ことが分かる。幅が大きいほど広い範囲の浸透流がパイピ

ング孔に集中したと考えられる。このことより，解析領域

を適切に設定しないと評価を見誤ることになる。本稿のよ

うにパイピング孔の進展を考慮した解析を行う際には，パ

イピング孔径に対して 10 倍程度の奥行幅を設定する必要

があると考える。 

 

 局所動水勾配に及ぼす基礎地盤透水係数比の影響 

前節において，パイピング孔の集水性について検討した

が，集水性に影響を与える因子としてはパイピング孔周辺

の地盤の透水性も挙げられる。そこで，複層構造(露出な

し)の解析モデルの上層の透水係数を変化させ，パイピン

グ孔先端の局所動水勾配にどのような影響を与えるか検

討した。上層の透水係数は，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 kl/ku =0.1，1，2，6，20，50，

128，1000，10000 と 9 通り変化させた。なお，透水係数が

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

 

図 20 堤防平面図における局所動水勾配コンター（堤体

非表示）：上図；単一層，下図；複層露出なし 

 

 

 

図 21 解析モデルの奥行幅と局所動水勾配の関係 

 

 

表 4 解析ケース一覧 
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く透水層と難透水層が逆転した複層基礎地盤のモデルに

なる。図 22 に透水係数比と進展度 0.5 における局所動水

勾配の値の関係を示す。図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収束していることがわ

かる。透水係数比が 6，128 ケースを比較すると v/ku の値

が約 1.7 倍異なることから，透水係数比はパイピング孔の

進展メカニズムに大きな影響を与えると考える。また，西

村ら 9)はパイピングの発生しやすさに影響を与える指標と

して透水係数比を上げているが，パイピング発生後の進展

しやすさについても透水係数比は重要な指標であると考

える。 

 

 

4. まとめ 

 

本論文では，模型実験及び浸透流解析により噴砂の発生

及びパイピング孔の進展時におけるメカニズムについて

検討した。 

噴砂については，噴砂の発生による基礎地盤内の水圧消

散が伝播する様子を解析により再現し，噴砂の位置や時間

による水圧分布を検討した。今後も噴砂による水圧減少に

着目しながら検討を行っていく。また，パイピング孔が進

展する際，先端部ではパイピング孔直径の約 10 倍の範囲

からの三次元的集水により流速が増大し，また基礎地盤が

単一層の場合にはパイピング孔先端に流速が作用するこ

とが，複層の場合にはパイピング孔全体に上向きの浸透流

が作用することがパイピングを助長させる要因であるこ

とが明らかになった。 

一方で，本稿では噴砂及びパイピング孔を一様な形で再

現したが，実際には三次元的に形状を変化させながら進展

していくと考えられる。今後は噴砂やパイピング孔のスケ

ールや形状にも着目した検討も進めていきたい。また，既

往の研究において解明されてきたパイピングが発生しや

すい条件について，パイピングの進展のしやすさとの関係

性についても理解を深めていきたい。 
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図 22 透水係数比と局所動水勾配の関係 
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概要 
我々の研究グループでは，高透水性基礎地盤を有する堤防の模型実験を行い，基盤漏水が堤体変状に対し

て与える影響およびメカニズムに関する検討を行ってきた。その結果，高透水性基礎地盤と被覆土層ある

いは堤体との間に存在する透水性のギャップにより，堤体裏法尻付近への動水勾配の集中による噴砂・噴

水をトリガーとして地層間に発達するパイピングや，裏法尻の小規模崩壊から進展する大規模すべり崩壊

などを確認するとともに，そのメカニズムの解明を行ってきた。本論文では，我々が実施してきた模型実

験の実務適用性を検討するために，福岡らの提案する堤防脆弱性指標を用いて実際の河川堤防との力学的

相似性を考察する。さらに，浸透すべり破壊の抑制に効果がある堤体法尻部に設置する排水工について，

その大きさと設置位置，さらに上層基礎地盤の透水性の影響について検討する。 
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1. はじめに 

 

名城大学の研究グループは，透水性が大きく異なる 2 層

の基礎地盤を有する堤防の模型実験を行い，基礎地盤の漏

水が堤体変状に対して与える影響およびメカニズムに関

して検討を行ってきた 1)2)。その結果，非常に透水性の高

い基礎地盤上に，それより透水性が低い基礎地盤が存在す

る複層構造の基礎地盤上の堤防では，法尻付近に高い動水

勾配が集中することによって，破堤に結び付くすべり破壊

やパイピングの発生が確認された。また，そのような高透

水性基礎地盤上の堤防に発生する法尻付近のパイピング

とそれをトリガーとする堤体の浸透すべり破壊を抑制す

るためには，法尻の堤体内に基礎地盤からの排水工を設け

ることが重要であることを示した 3)。その際，堤体外の堤

内地に排水工を設けても効果が低いことも併せて示した 3)。 

しかし，模型実験は実際の河川堤防と比較して極めて小

さいため，たとえ実際の被災事例とおぼしき現象が模型実

験で再現できたとしても，実現象との相似性を明確にする

必要があった。そこで，田端ら 4)は，河川堤防の形状，構

造，透水性そして洪水継続時間などから総合的に被災危険

度を評価できる堤防脆弱性指標を提案し，実河川の被災事

例との高い適合性を示した。さらに，福岡ら 5)は，名城大

学で実施してきた模型実験結果についても堤防脆弱性指

標を用いて評価を行った。その結果，裏法すべりや堤防決

壊など破壊の程度に応じた堤防脆弱性指標の値は，模型実

験と現地堤防でほぼ一致することを示し，堤防脆弱性指標

が力学的相似条件を示すことを明らかにした。 

本論文では，まず，模型実験の堤防脆弱性指標の観点か

ら実務への適用性について述べた後，浸透すべり破壊に抑

制効果がある堤体法尻部に設置する排水工について，その

大きさと設置位置，さらに，上層基礎地盤の透水性の影響

について検討する。 

 

2. 模型実験の実務適用性の検討 

 

2.1 実験概要 

図 1，2 および 3 に，それぞれ小型，中型，大型の 3 種

類の寸法の模型実験の概要を示す。図 2 の中型模型が，既

往の研究で採用してきた寸法である。小型模型，大型模型

の寸法をそれぞれ中型模型の 0.75 倍，1.5 倍とした。 

本実験では，表 1 に示すように，3 種類の寸法で堤体（領

域 III）と上層基礎地盤（領域 II）の地盤材料の組み合わせ

によって，合計 9 パターンの実験を行った。地盤材料には，

三河珪砂 3号砂（間隙比 e=0.95，透水係数 k=2.67×10-3m/s），

6 号砂に同粒径の色砂を 9:1 の質量比で混合した 6 号カラ

ー（間隙比 e=1.06，透水係数 k=4。88×10-4m/s），8 号砂（間

隙比 e=1.06，透水係数 k=3.98×10-5m/s），6，7 および 8 号

砂を 5:2:5の質量比で混合した 678号混合砂（間隙比 e=1.06，
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透水係数 k=9.96×10-5m/s）を用いた。いずれの地盤材料も

含水比 4%に調整した後，所定の間隙比となるように丁寧

に締め固めを行い，模型地盤を作製した。 

模型地盤作製後，実堤防において地下水位が透水性基礎

地盤中にある場合を再現するために，給水槽の水位を

100mm に保ち，地盤材料を飽和させた。その後，給水槽の

水位を一気に上昇させ，堤体高さの 9 割でオーバーフロー

させ水位を保ちながら，浸透に伴う堤体の挙動を観察した。

その際，排水槽の水位を 150mm で保つように排水を行っ

た。すべての実験過程において，模型実験の正面および側

面からビデオ撮影を行い，堤体の変状がほぼみられなくな

るまで実験を続けた。 

 

2.2 実験結果 

写真 1 に，小型模型の Case 2 と大型模型の Case 9 の実

験結果を示す。Case 2 では，実験開始から 209 秒後に，下

層基礎地盤（領域 I）から上層基礎地盤（領域 II）を突き

破る水みちが発生し，堤体法尻部が損傷したことをトリガ

ーとして，裏法すべりが天端まで進行した。最終的に堤防

決壊に至った。Case 9 では，堤防法尻部で発生した小規模

な崩壊が，徐々に大規模な裏法すべりに進展した。最終的

に天端の手前で崩壊が止まり，5400s で実験を終了した。 

 

2.3 堤防脆弱性指標 t*の比較 

堤防脆弱性指標 t*は，次式で表される 4)。 

*
2

8

3

Hkt
t

b


  (1) 

ここで，水位 H(m)，堤体の透水係数 k(m/s)，洪水継続時間

t'(s)，堤体の空隙率𝜆，堤防幅𝑏(m)である。透水性基礎地盤

を加味する
*
mt も提案されている 5)が，本論文では，t*によ

る検討を行う 6)。 

表 2 および図 4 に，堤防脆弱性指標 t*の算出結果を示す。

Case 1~9 が本論文での実験結果であり，Case 10~22 は，既

報 5)の模型実験結果であり，本論文での中型模型に相当す

る寸法で実施されている。既報の t*よりも若干小さい傾向

があるが，現地堤防と同様に t*が 0.01~0.1 の範囲で裏法す

べりが生じ，0.1~1 の範囲で決壊することが示された。さ

らに，本論文での 3 種類の寸法での実験での比較により，

堤体の大きさに拘わらず裏法すべりが発生する t*は，

0.01~0.05の狭い範囲に集まることが確かめられた。また，

すべての寸法において，堤体（領域 III）に 8 号砂を用いた

Case 3，6 および 9 で，最も小さい値が算出された。これ

は，堤体の透水係数が小さいことにより，洪水継続時間が

長くなったことが要因である。 

Case 寸法 地盤材料 
領域 I 領域 II 領域 III 

Case 1 

小型 3 号砂 

6 号 
カラー 

678 号 
混合砂 

Case 2 8 号砂 678 号 
混合砂 

Case 3 6 号 
カラー 8 号砂 

Case 4 

中型 3 号砂 

6 号 
カラー 

678 号 
混合砂 

Case 5 8 号砂 678 号 
混合砂 

Case 6 6 号 
カラー 8 号砂 

Case 7 

大型 3 号砂 

6 号 
カラー 

678 号 
混合砂 

Case 8 8 号砂 678 号 
混合砂 

Case 9 6 号 
カラー 8 号砂 

図 1 小型模型 

図 2 中型模型 

図 3 大型模型 

表 1 各 Case の地盤材料 

写真 1 実験結果（左 Case 2，右 Case 9） 

0s 実験開始 

209s 

710s 実験終了 

0s 実験開始 

900s 

5400s 実験終了 
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小規模であるが，再現性の高い精緻な模型実験において，

t*が寸法の異なる堤体模型間での力学的相似条件を示すこ

とを確認できた意義は大きい。ただし，本論文で比較した

堤防脆弱性指標 t*は，高透水性基礎地盤が河川の水位上昇

によって被圧されることが，堤体の安定性にネガティブに

作用する効果を十分に反映できていないことには留意し

ておく必要がある。 

 

3. 排水工の大きさと設置位置の検討 

 

3.1 実験概要 

図 5，6 および 7 に，各 Case における排水工の大きさと

設置位置を変更した模型実験概要を示す。また，全 Case に

おいて，図 2 の中型模型で実験を行った。 

本実験で用いた地盤材料を表 3 に示す。領域 I には三河

珪砂 3 号砂，領域 II には 8 号砂，領域 III には 678 号混合

砂を用いた。ただし，Case D では，排水工の大きさと設置

位置を Case C と同様として，上層基礎地盤（領域 II）に 6

号カラーを用いて実施した。全 Case において，排水工に

は，領域 I と同様に 3 号砂を用いた。これらの地盤材料の

間隙比と透水係数は，2.1 と同値である。いずれの地盤材

料も含水比 4%に調整した後，所定の間隙比となるように

厚さ 50mm ずつ締め固めを行い，模型地盤を作製した。 

実験方法は，2.1 と同様の手順で行い，浸透に伴う堤体

の挙動を観察した。 

 

3.2 実験結果 

写真 2 に，各 Case の実験過程を示す。まず，排水工の

大きさと設置位置を変更した際の浸透すべり破壊の抑制

効果について検討する。写真 2(a)の法尻堤体内に横幅

50mm の排水工を設置した Case A では，実験開始 23 秒後

から排水工から顕著な排水がみられたが，1 時間浸透を継

続しても堤体変状等は確認できなかった。写真 2(b)の Case 

B では，排水工の横幅を 30mm に縮小した。その結果，実

験開始 14 秒後に排水工部分から噴き出すような顕著な排

水がみられた後，無対策と同様に排水工付近の泥濘化が発

生した。実験開始 1 分 48 秒後には，排水工上を泥濘化し

て流失してきた堤体材料が覆い被さるように堆積してし

まうことにより，無対策に近い状態となり堤体が徐々に変

状した。その変状は，堤体法面の 9 割程度進行した後に停

止した。越流には至らなかったが，天端付近まで裏法すべ

りが進行したことにより，排水工の設置による裏法すべり

を抑制する効果はみられなかった。写真 2(c)の Case C で

は，Case D と同じ横幅 30mm の排水工を Case A の排水工

の右端と同じ位置となるまで堤体内の奥側に設置した。結

果として，実験開始 21 秒後に排水工からの排水が確認さ

れ，その際，堤体法先部が泥濘化により消失した。その後，

それをトリガーとして堤体が徐々に崩壊し，36 分後には

川裏法面の 8 割が崩壊したが，最終的には越流には至らな

かった。以上の Case A，B および C より，排水工の大きさ

が 50mm から 30mm に縮小することにより，堤体法尻部の

Case H(m) k(m/s) 
t'(s) 

𝜆 𝑏(m) 裏法 
滑り 

堤防 
決壊 

Case 1 0.135 9.96E-05 40 310 0.51 0.4 
Case 2 0.135 9.96E-05 60 410 0.51 0.4 
Case 3 0.135 3.98E-05 80 575 0.51 0.4 
Case 4 0.18 9.96E-05 80 - 0.51 0.54 
Case 5 0.18 9.96E-05 160 - 0.51 0.54 
Case 6 0.18 3.98E-05 150 - 0.51 0.54 
Case 7 0.27 9.96E-05 87 - 0.51 0.81 
Case 8 0.27 9.96E-05 100 - 0.51 0.81 
Case 9 0.27 3.98E-05 140 - 0.51 0.81 

Case 地盤材料 
排水工 領域 I 領域 II 領域 III 

Case A 

3 号砂 3 号砂 8 号砂 678 号混合砂 Case B 
Case C 
Case D 6 号カラー 

図 4 堤防脆弱性指標 t*の比較 

図 5 Case A 

図 6 Case B 

図 7 Case C，D 
表 3 各 Case の地盤材料 

表 2 堤防脆弱性指標 t*の変数 
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崩壊を抑制する効果が失われることが示された。したがっ

て，排水工には，川表から供給される水を排水する能力が

要求されることが考えられる。 

次に，上層基礎地盤の透水性の影響をみるために，Case 

C と排水工は同様として，上層基礎地盤を Case C より透

水性が 10 倍程度高い材料を用いた Case D を実施した。そ

の結果，実験開始 17 秒後には排水工から顕著な排水がみ

られたが，写真 2(d)に示すように，Case A と同様に 1 時間

浸透を継続しても堤体に変状等は確認できなかった。これ

は，上層基礎地盤の透水性が上がることで，排水工に集中

する水量が軽減されることによって，横幅 30mm の排水工

でも，浸透すべり破壊の抑制効果を発揮したと考えられる。 

写真 3 に，Case A と同様の排水工が行き止まり地盤に設

置された事例を示す。行き止まり地盤を含む上層基礎地盤

（領域Ⅱ）の地盤材料は，Case D と同様の 6 号カラーを用

いた。行き止まり地盤の場合には，堤体法尻部の動水勾配

の集中は非常に大きくなり，極めて危険性が高まるが，排

水工の設置によって，１時間透水を継続しても堤体の変状

はみられなかった。 

 

4. まとめ 

 

本論文では，堤防脆弱性指標 t*の観点から模型実験の実

務適用性の検討，また，堤体法尻部に設置する排水工の大

きさと設置位置の検討を行った。 

堤防脆弱性指標 t*の比較により，模型実験から現地堤防

のマルチスケールで破壊形態を分類できることが示され

た。これは，小規模で精緻な模型実験だからこそ解明でき

る被災現象やその対策方法が，現地堤防に適用可能である

ことを示唆している。なお，t*がマルチスケールで高い一

致度を示した背景には，地盤材料が過圧密にならないよう

に間隙比を大きくして，模型地盤を作製したことにある。

これは，模型実験と現地堤防では，有効応力レベルが大き

く異なるため，現地堤防におけるすべり破壊等の力学現象

を小さな模型地盤でも再現するために必要な措置である。 

堤体法尻部に設置する排水工は，基盤漏水によって発生

する法尻での小規模すべりをトリガーとする進行性破壊

の根源を元から絶つ点で，非常に効果が高いが，設置位置

と規模には注意が必要であることも明らかになった。 

本論文の堤防脆弱性指標を整理するのにあたり中央大

学の福岡捷二先生，田端幸輔先生にご指導いただくととも

に，有益なご議論をいただいた 6)。記して謝意を表す。 
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セメント浸透注入工法による改良地盤の温度・酸の環境下における 

力学挙動に関する研究 

Study on mechanical behavior of improved soil with cement infiltration method 

 under temperature and acid environment 
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概   要 

わが国に広く分布する花崗岩は，構造物の基礎地盤としてよく用いられる一方で風化を受けやすい。地盤

改良工法の一つである浸透注入工法は仮設構造物に多く利用されているが，長期安定性に関する定量的な

評価は十分ではない。そこで本研究では，深層風化を受けた強風化花崗岩をセメント系固化材で浸透注入

工法により改良し，その長期安定性を検証した。化学的風化の要因である酸の強さ，および周辺環境にお

ける地熱の影響に着目し，異なる pH と温度条件下で水中曝露したセメント改良土の力学特性や含有成分

への影響を三軸圧縮・クリープ試験および蛍光 X 線分析により調べた。その結果，酸の影響によりピーク

強度や限界応力比に影響を与えることが確認された。さらに，実験結果を踏まえ，温度や酸の環境が改良

土の力学挙動に及ぼす影響を定量的に考慮した弾塑性構成式を提案し，要素シミュレーションによりその

妥当性を評価した。 

 

キーワード：地盤改良 深層風化 セメント安定処理 構成式 

 

 

1. はじめに 

 

わが国に広く分布する花崗岩は，構造物の基礎地盤とし

てよく用いられる一方で風化を受けやすく，強度が著しく

低下する。この性質により，平成 26 年 8 月豪雨による広

島市土砂災害に代表されるような大規模の災害が起きて

いる 1) 。強風化花崗岩（マサ土とも呼ばれる）のような軟

弱地盤に対する地盤改良工法の一つにセメント系固化材

を注入する浸透注入工法がある。浸透注入工法による地盤

改良は工期が短縮され，コストを抑えることが可能である

工法であるが，浸透注入工法は主に仮設構造物に利用され

ており，長期安定性に関する定量的な評価はまだ十分では

ない。 

 そこで本研究では，深層風化を受けた風化花崗岩におい

て，セメント系固化材を用いた浸透注入工法による改良地

盤の長期安定性の把握を目的として，化学的風化の要因で

ある酸の強さ，および周辺環境における地熱の影響に着目

し，異なる pHと温度条件下で水中曝露したセメント改良

土の力学特性や含有元素濃度への影響を力学試験および

蛍光 X線分析により調べた。さらに試験結果を踏まえて，

温度・酸の影響を統一的に考慮する熱弾粘塑性構成式を提

案し，要素シミュレーションによりその妥当性を評価した。 

 

2. 試験概要 

 

本論文ではセメント改良土に対して化学の影響と地熱

の影響を与えるために pHを 4，5，7の 3種類，環境温度

を 20℃と 50℃の 2 種類の条件で水中曝露を実施した。そ

の後，一軸圧縮試験と三軸圧縮試験により力学特性の把握

を行った。 

 

2.1 試験試料概要 

本試験で用いるマサ土の物理特性を表 1 および図 1 に

示す。固化材である高炉セメント B種と水をマサ土と練り

混ぜ，恒温湿潤環境下で 3週間の気中モールド養生を経た

後，H10cm×5cm に成型することで供試体を作製する。

含水比は 24 時間後のブリーディングの様子を踏まえ，

27.1％とした。セメント添加率は，ばらつきの大きさや目

標とする強度 600kPa を得られているかどうかを踏まえて

5%と決定した。 

 

表 1 マサ土の物理特性 

最適含水比 wopt (%) 14.7 

土粒子密度 ρs (g/cm3) 2.641 

第32回中部地盤工学シンポジウム 
【講演番号1-4】
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        図1 マサ土の粒度分布      図 2 脱気水槽と恒温槽  

 

2.2 水中曝露概要 

本試験でセメント改良土供試体を，pH，温度を変えて水

中曝露を実施する。水中曝露中の pHの変動を抑えるため，

曝露溶液をバッファーにした。表 2に水中曝露条件を示す。

水温を一定に保つために，図 2に示すように水を張った恒

温槽の中に脱気水槽を入れた。 

 

表 2 水中曝露条件 

 

3. 試験条件 

 

3.1 一軸圧縮試験 

表 2 の曝露条件下での水中曝露を経た後に一軸圧縮試

験を実施した。一軸圧縮試験の試験条件を表 3に示す。一

軸圧縮試験を行なう目的としては曝露条件による力学特

性の違いの把握，セメント改良土の材料としてのばらつき

の確認するためである。さらには気中モールド養生のみの

強度を把握するべく，練り混ぜ日から 1週間ごとに一軸圧

縮試験を実施した。このことにより，水中曝露の影響の有

無による力学特性を比較し，練り混ぜからの経過日数と強

度の増減関係を評価する。 

 

3.2 三軸圧縮試験・クリープ試験 

提案する構成式の改良と要素シミュレーションで使用

するパラメータを決定するために，図 3に示す圧力セル内

の温度制御が可能な高温中容量三軸試験機を用いて，三軸

圧縮試験および三軸クリープ試験を実施した。三軸圧縮・

クリープ試験の試験条件を表 4に示す。図 4に示す圧力セ

ル内に 2枚の底付きメンブレンで供試体を密閉し，インナ

ーチャンバーを用いることで，供試体が水に触れることな

く積変化を計測できる。三軸クリープ試験における載荷は

応力制御であり，せん断中の載荷速度が，ひずみ制御で実

施した三軸圧縮試験と同様に設定した。クリープ応力は三

軸圧縮試験により得られたピーク強度の 90％とした。 

 

 

 

表 3 一軸圧縮試験条件 

pH 
温度 

（℃） 
気中モールド養生期間 水中曝露期間 

 1，2，3，4 週間  

4 
20 

3 週間 1 週間および 3 週間 

50 

5 
20 

50 

7 
20 

50 

 

  

 図 3 高温中容量三軸試験機     図 4 圧力セルの詳細  

 

表 4 三軸圧縮・クリープ試験条件 

p

H 

水温

[℃] 

曝露 

期間 

拘束圧 

[MPa] 
載荷速度 

クリープ 

応力 

(三軸クリ

ープ試験) 

4 

20 

1 週間 

0.1 
三軸圧縮試験

0.1 %/min 

(ひずみ制御) 

 

三軸クリープ試験  

三軸圧縮試験時の応

力ひずみ曲線と一致

するように載荷速度

を設定（応力制御） 

ピーク 

強度の

90% 

50 

5 

20 

0.1，0.3 

50 

7 

20 

50 

 

3.3 蛍光 X 線分析 

水中曝露直前，供試体を成形する際に生じた断片を曝露

前の試料とした。また，水中曝露後に一軸圧縮試験に用い

た供試体を曝露後の試料とし，図 5に示すように供試体の

表面付近と内部部分の 2 か所からそれぞれ試料を採取し

た。これらの採取位置から得られた試料を削り，粉末状に

してマイクロプレートに詰めてから蛍光 X 線分析を行っ

た。 

 

 

図 5 蛍光X線分析試料採取位置 
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pH 曝露溶液の成分 水温 水中曝露期間 

4 
酢酸（0.3mol/L）と 

酢酸ナトリウムを 3:1 で配合 
20℃ 

・ 

50℃ 

一軸圧縮試験   

1 週間，3 週間 

 

三軸圧縮試験 

三軸クリープ試験 

1 週間 

5 
酢酸（0.3mol/L）と 

酢酸ナトリウムを 1:1 で配合 

7 
リン酸塩緩衝液（0.25mol/L）と

酢酸（0.1mol/L）を 5:2 で配合 
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4. 試験結果 

 

4.1 一軸圧縮試験 

一軸圧縮試験結果を図 6(a)，(b)に示す。図 6(a)の 20℃の

条件において，pH7では曝露後の一軸圧縮強さが曝露直前

の 3 週間強度と同程度だったが，pH4，5 ではいずれも 3

週間強度を下回った。これは酸の影響により供試体中のカ

ルシウムが溶脱し，強度が低下したと考えられる。 

図 6(b)の 50℃の条件では，pH4 の曝露 1 週目における

強度が 3週間強度より低下したものの，pH5の曝露 1週目

では 3週間強度からの低下はみられなかった。河野の既往

の研究 2)より高温環境下はセメントの水和反応が早く進む

ことが言われている。そのため，pH5では酸によるカルシ

ウム溶脱の影響よりも，水和反応による強度増進の影響が

卓越したことで水中曝露 1 週間での強度低下がみられな

かったと考えられる。一方の pH4 では酸によるカルシウ

ム溶脱の方が強度増進より影響が大きかったため，水中曝

露 1週間で強度が低下したと考えられる。 

 

  
(a) 20℃ (b) 50℃ 

図 6 練り混ぜからの期間と一軸圧縮強さの関係 

 

4.2 三軸圧縮試験 

三軸圧縮試験結果を図 7(a)~(d)，図 8(a)，(b)に示す。図

7(a)～(d)より拘束圧や温度に関わらず，全てのケースにつ

いて pH値が小さくなるにつれてピーク強度も小さくなる

傾向が確認できる。これは図 6(a)，(b)の一軸圧縮試験結果

と同じ傾向であり，酸によるカルシウム溶脱が強度低下に

起因していると考えられる。温度による影響に着目すると，

図 7(a)，(b)よりピーク強度は pH5 , 7 では 20℃より 50℃の

方が大きくなる一方，pH4では温度が上昇してもピーク強

度の増加はみられなかった。これも図 6(a)，(b)の一軸圧縮

試験と同じ傾向であり，pH4の条件ではセメントの水和反

応と酸によるカルシウム溶脱反応が同等に行われたため

だと考えられる。拘束圧の影響に着目すると，ピーク強度

は拘束圧 0.1MPa より 0.3MPa の方が大きくなり，より延

性的な破壊挙動を示している。体積ひずみは，pH 値が小

さくなるに従って圧縮側に大きく膨張量は小さくなり，そ

の傾向は温度が高く拘束圧が大きくなるほど顕著である。 

図 8(a)，(b)の軸ひずみ‐応力比関係について，応力比が

一定となるときの限界応力比に着目すると，pH 値が 7 か

ら 4 へと小さくなるほど，環境温度が 50℃から 20℃へと

低くなるほど，そして拘束圧が 0.1MPa から 0.3MPa へと

大きくなるほど限界応力比が低下する傾向が全体的に確

認された。 

 

4.3 三軸クリープ試験 

三軸クリープ試験結果を図 9(a)~(d)に示す。クリープ破

壊に至ったケースとしては，図 9(a)の pH5の条件，図 9(d)

の pH5，7の条件のみであり，他の条件については設定し

たクリープ時間の中ではクリープ破壊には至らなかった。

ここで張らの既往の研究 2)によると，クリープ応力が高い

ほどクリープ破壊時間が短縮されると言われている。三軸

圧縮試験結果より，拘束圧が大きいほど，そして環境温度

が高いほど，ピーク強度が大きくなるためにクリープ応力

も大きくなり，クリープ破壊時間が短縮されることが見込

まれる。その傾向を踏まえると，今回の実施条件において

拘束圧が最も大きく，温度が最も高いケース図 9(d)の条件

のクリープ破壊時間が最も短く，妥当な結果であると言え

る。しかし，図 9(a)の環境温度 20℃，拘束圧 0.1MPaでは

pH5 のケースで pH7 より早くクリープ破壊が起きている

ため，再現性をとり実験の傾向を確かめる必要がある。 

軸ひずみ速度勾配である二次圧密係数 Cについては，

クリープ開始初期は勾配にばらつきはあるものの，全体と

しては曝露条件によらず勾配が 1.10 程度であり，酸や温

度の影響はみられなかった。 

 

  

(a) 20℃ 拘束圧 0.1MPa (b) 50℃ 拘束圧 0.1MPa 

  

(c) 20℃ 拘束圧 0.3MPa (d) 50℃ 拘束圧 0.3MPa 

図 7 三軸圧縮試験の軸ひずみ，軸差応力および体積ひずみ関係 
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(a) 20℃ (b) 50℃ 

図 8 三軸圧縮試験結の軸ひずみ‐応力比関係 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

(a) 20℃ 拘束圧 0.1MPa (b) 50℃ 拘束圧 0.1MPa 

 

 
(c) 20℃ 拘束圧 0.3MPa (d) 50℃ 拘束圧 0.3MPa 

図 9 三軸クリープ試験のクリープ時間－軸ひずみ速度関係 

 

4.4 蛍光 X 線分析 

本研究では酸によるカルシウムの変動がみられ，強度に

も大きく関わることから，供試体に含まれる元素の中でカ

ルシウムの原子数濃度のみに着目して，蛍光 X 線分析結

果を整理した。ここに，曝露前のカルシウム原子数濃度 cini

に対する曝露後のカルシウム原子数濃度 ccur の比として，

カルシウム相対濃度 Cを定義した。図 10(a)，(b)に曝露条

件別のカルシウム相対濃度 C変動をまとめた。pH7では表

面，内部のどちらも C値は 1.0 からの変動が小さく，水中

曝露によるカルシウム溶脱への影響が極めて小さいと言

える。pH4，50℃の環境下で曝露 3週間後のカルシウム濃

度の低下が最も著しく，セメント添加前と同程度の値とな

ったことから，セメンテーション効果が大きく失われてい

ると考えられる。pH4 と pH5 の表面におけるカルシウム

溶脱の程度に大きな違いはみられなかったが，内部におけ

るカルシウム相対濃度は pH4 より pH5 の方が大きく，溶

脱はより内部へ浸透していたことが窺える。pH4の強度が

pH5より小さくなったのもその結果であると言える。 

ここで，表面と内部のカルシウム相対濃度が線形的に変

化していると仮定し，両者の平均値をとり，図 11(a)，(b)

のように pHと平均化した Cをプロットした。同じ温度・

曝露期間の結果のプロットの回帰線を引くと，4本の回帰

線はいずれも相関の極めて高い結果となった。よって，カ

ルシウム相対濃度 Cは pHを的確に表現するパラメータで

あるといえ，Cを酸の影響を表す状態変数として，本研究

で提案する熱弾粘塑性構成式の中に取り込むこととする。 

 

5. 新しい熱弾粘塑性式の提案 

 

5.1 用いる熱弾粘塑性構成式 

本研究では，式(1)～(7)に示すような構造・密度効果を考

慮した軟岩の弾粘塑性構成式をベースとして構成式の修

正を行った。ベースとする従来の熱弾粘塑性構成式は，土

の過圧密 4) や構造 5) ，中間主応力 6) ，時間依存性 7) の他

に，温度変化に起因する等価応力 8) の概念を統一的に取

り組んだものである。式(2)は降伏関数であり， ， は

それぞれ過圧密，構造に関する状態変数， ， はそれ

ぞれ温度効果を考慮した初期の圧密降伏応力，高位構造の

降伏応力である。また，(θ-θ0は参考温度（15℃）から

の温度変化であり，塑性体積ひずみε𝑣
𝑝
は圧縮指数と膨潤

指数 κを用いて式(8)のように表せる。その他のパラメータ

については次章の表 7に示す。 

 

 

  
(a) 20℃ (b) 50℃ 

図 10 曝露期間によるカルシウム相対濃度の変化 

 

  

(a) 20℃ (b) 50℃ 

図 11 pH－C関係（内側・表面平均化後） 
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𝑓 = ln
𝑡𝑁

𝑡𝑁0

+
1

𝛽
(

𝑋

𝑀𝑐
∗)

𝛽

−
1

𝐶𝑝
(𝜀𝑣

𝑝
+ 𝐶𝑝 ln 𝑅̃ − 𝐶𝑝 ln 𝑅∗) = 0       (1) 

Λ = (
𝜕𝑓𝜎

𝜕𝜎𝑖𝑗
𝐸𝑖𝑗𝑘𝑙𝑑𝜀𝑘𝑙 +

ℎ(𝑡)

𝐶𝑝
) / (

ℎ𝑝

𝐶𝑝
+

𝜕𝑓𝜎

𝜕𝜎𝑖𝑗
𝐸𝑖𝑗𝑘𝑙

𝜕𝑓

𝜕𝑡𝑘𝑙
)                 (2) 

ℎ(t) = 𝜀0̇(1 + 𝑡/𝑡1)−𝐶𝛼                                       (3) 

ℎ𝑝 =
𝜕𝑓𝜎

𝜕𝑡𝑖𝑖
−

𝑚𝑅
𝑙𝑛𝑅̃

𝑅̃
𝑅̃𝐶𝑛 ln(1+𝑡/𝑡1)+𝑚𝑅∗(1−𝑅∗)

𝑡̃𝑁
 (4) 

𝑅̃ =
𝑡̃𝑁1

𝑡̃𝑁1𝑆
，𝑅̃∗ =

𝑡̃𝑁1𝑒

𝑡̃𝑁1𝑆
= 𝑅∗  (5) 

𝑡̃𝑁1𝑒 = 𝑡𝑁1𝑒exp [
3𝛼𝑡(𝜃−𝜃0)(1+𝑒0)

𝜅
]   (6) 

𝑡̃𝑁1𝑠 = 𝑡𝑁1𝑠exp [
3𝛼𝑡(𝜃−𝜃0)(1+𝑒0)

𝜅
]     (7) 

𝜀𝑣
𝑝

=
𝜆−𝜅

1+𝑒0
ln

𝑡𝑁1𝑒

𝑡𝑁0
= 𝐶𝑝 ln

𝑡𝑁1𝑒

𝑡𝑁0
    (𝐶𝑝 =

𝜆−𝜅

1+𝑒0
) 

 

温度・酸の影響を考慮した修正熱弾粘塑性構成式の提案

について，図 12 に示す三軸圧縮試験結果に基づき，限界

応力比 Mがカルシウム相対濃度 C，温度 T，および拘束圧

pの影響を受けることに着目し，それらを状態変数とする

回帰分析を行い，関数 MC = M(C, T, p)として定式化した。

また，酸の影響を表す状態変数であるカルシウム相対濃度

Cは，限界応力比 Mのみに影響を与えるものと仮定した。 
 

 

図 12 カルシウム相対濃度C－限界応力比M関係 

 

5.2 回帰分析による Mc の定式化 

まずは拘束圧 p ごとに異なる関数 MC = M(C, T)を式(9)

のように定式化した。各状態変数の係数，，は三軸圧

縮試験および蛍光 X 線分析による試験結果(表 5)を用いて

最小二乗法により算出した。 
 

𝑀𝑐 = 𝛼𝐶 + 𝛽𝑇/𝑇0 + 𝛾 , 𝑇0 = 15℃    (9) 

𝑀𝑐 = (𝛼𝑐𝐶 + 𝛽𝑐𝑇/𝑇0 + 𝛾𝑐)𝑝𝑐/𝑝0 + 𝜉𝑐，𝑝0 = 0.1MPa      (10) 
 

表 6 に拘束圧別に算出した各係数値を，図 13 に拘束圧

別 C-T-M関係を示す。当てはまりの良さの尺度である決定

係数は拘束圧 0.1MPa，0.3MPa でそれぞれ 0.7878，0.9926

となり，式(9)が実際の試験結果を表現できていると言える。

また，図 13 にある 2 平面は平行でなく，C,T の係数が拘

束圧 pの影響を受けていることが考えられる。 
 

表 5 実験結果に基づくパラメータ値一覧 

曝露条件 p T C M 

pH4-20 

0.1 

20 

0.544 2.09 

pH5-20 0.679 2.25 

pH7-20 0.954 2.26 

pH4-50 

50 

0.506 2.15 

pH5-50 0.661 2.29 

pH7-50 0.950 2.36 

pH5-20 

0.3 

20 
0.679 1.54 

pH7-20 0.954 1.92 

pH5-50 
50 

0.661 1.72 

pH7-50 0.950 2.05 

 

次に，式(10)のように拘束圧 p を含めた形で MCを定式

化した。c，c，c，c，は上記と同様に試験結果を踏まえ

て最小二乗法により算出し，それらの値を表 6 中に示す。

決定係数は 0.9814となったことから，式(10)は実際の試験

結果を十分に表していると言える。このことから，本研究

で行った熱弾粘塑性構成式の改良において，MCは式(10)の

形で従来の構成式に組み込むものとした。 

 

6. 要素シミュレーション 

 

要素シミュレーションで使用するパラメータを表 7 に

示す。また，三軸圧縮試験結果と要素シミュレーションに

よる解析結果との比較を図 14(a)~(d)に示す。解析結果はそ

れぞれ pHや環境温度，拘束圧の違いによる改良土の力学

挙動を十分に表現できている。ただし図 14(a)，(b)に示す

拘束圧 0.1MPa，pH7 の条件下では，要素シミュレーショ

ンは実験値より早い段階で限界状態に達し，せん断応力と

ダイレイタンシーの変化が停止した。今回提案した構成式

ではピーク強度を上手く表現できているが，体積ひずみを

上手く表現することができなかった。今後は限界応力比だ

けではなく他のパラメータについても酸や温度が影響を

与えていると考え，構成式の改良を行っていく。 

また，本研究では供試体全体で均一なカルシウム相対濃

度であると仮定した上で要素シミュレーションを実施し

た。ただ，実際には表面と内部でのカルシウム溶脱の程度

に違いがあるため，今後は境界値問題としてこの問題を考

慮し，供試体中でのカルシウム相対濃度勾配があることを

前提として，提案する構成式に基づいた有限要素解析を実

施し，この不均一さを有する実験結果を表現できるように

していく。 
 

表 6 式(9)における pごとの各係数値 

p 0.1MPa 0.3MPa 

α 0.405 1.257 

β 0.030 0.080 

γ 1.857 0.591 
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図 13 拘束圧別C-T-M関係（プロットは実験値） 

上面：0.1MPa 下面：0.3MPa 

 

表 7 解析パラメータ一覧 

パラメータ 値 

ポアソン比 v 0.29 

参考間隙比 eN 0.542 

ヤング係数 E [MPa] 137 

塑性剛性  Ep=-  0.081 

ポテンシャル形状パラメータ β 1.10 

過圧密消散パラメータ mR 2.30 

構造喪失パラメータ mR* 3.00 

初期過圧密比 R0 0.120 

初期構造  R0* 0.700 

二次圧密係数 C 1.10 

時間依存性パラメータ  Cn 0.086 

限界応力比 MC

における係数 

C 4.158 

C 0.020 

C -6.387 

C 2.506 

線膨張率 T [ / ℃] 8.0×10-6 

 

 

  

(a) 20℃ 拘束圧 0.1MPa (b) 50℃ 拘束圧 0.1MPa 

  

(c) 20℃ 拘束圧 0.3MPa (d) 50℃ 拘束圧 0.3MPa 

図 14 三軸圧縮試験とシミュレーションの比較 

7. 結論 

 

① ピーク強度や限界応力比は，pH 値が大きく，温度が

高く，拘束圧が大きいほど大きくなる。体積ひずみは

pH値が小さいほど圧縮側に大きく，膨張量は小さく

なり，その傾向は温度が高く拘束圧が大きくなるほ

ど顕著である。 

② 温度上昇とともに強度増加だけではなく，カルシウ

ム溶脱も促進されることが確認された。水中曝露前

後でのカルシウム原子数濃度の比をカルシウム相対

濃度 Cと定義し，酸の影響を表す状態変数とした。 

③ 試験結果に基づき，限界応力比が酸の影響を顕著に

受け，その定式化が必要となる。そこで，限界応力比

を酸や温度，拘束圧を含む関数として回帰分析によ

り定式化し，弾粘塑性構成式の改良を行った。 

④ 改良構成式を用いて要素シミュレーションを実施し

て解析結果と実験結果を比較した。その結果，pHや

環境温度，拘束圧の違いが力学特性に与える影響を

表現できた部分とできていない部分があるため，今

後さらに提案した修正弾塑性構成式の改良を行う。 

⑤ 今後は供試体内部と表面部でのカルシウム溶脱の違

いに着目し境界値問題として捉えた上で，提案する

構成式に基づいた有限要素解析を実施し，実験結果

を表現できるようにしていく。 
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鉛直振動荷重を受けるパイルドラフト基礎の水土連成変形特性に関する研究 

Research on soil-water coupling deformation behavior of 
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概   要 

 パイルドラフト基礎はコスト削減や工期短縮が実現できる合理的な基礎構造として我が国における建築

分野において数多くの施工事例があるものの，土木分野での適用事例は少ない。一方，海外ではパイルド

ラフト基礎が土木分野でも適用されており，鉄道軌道の基礎にも用いられている。しかし，この列車の鉛

直荷重によりパイルドラフト基礎が沈下する事例が報告されている。本稿では鉛直振動荷重を受けるパイ

ルドラフト基礎の力学特性，特に沈下特性に着目し 1G 場模型実験及び 3 次元動的 FEM 解析を実施した。

その結果，1/50 スケールの模型実験より沈下量に及ぼす重要な影響因子として，地盤－構造物一体系の固

有振動数が関与していることが分かった。さらに数値解析で得られた結果と模型実験の結果を比較するこ

とで，本研究で提案した解析手法のパイルドラフト基礎の沈下特性への適用性を検証した。 

 

キーワード：パイルドラフト基礎，鉛直振動荷重，沈下，1G場模型実験，FEM動的解析 

 

 

1. はじめに 

現在，土木構造物の設計法は仕様規定型から性能規定型

へと移行しつつある 1)。これは設計の段階で構造物に要求

する性能を明示し，その性能を設計供用期間に構造物が保

持することを客観的に確認する設計法である。即ち，原則

として規定した性能を満足すれば，どのような設計も許容

されるということである。こういった性能規定型の設計へ

の移行を受けて，直接基礎に杭を併用した基礎形式である

パイルドラフト基礎が近年注目を浴びている。パイルドラ

フト基礎では直接基礎と杭が一体となって荷重を分担す

ることにより，上部構造物の荷重の一部を，杭体を通じて

より深部の地盤に伝達することが可能であり，基礎として

の沈下量を低減させることができる 2)。 

実際に我が国の建築分野では，2001年日本建築学会「建

築基礎構造設計指針」3)の改定がおこなわれ，従来の許容

応力度設計法から，建物沈下量など変形評価を主体とする

限界状態設計法に移行するとともに，直接基礎に沈下低減

用の杭を併用したパイルドラフト基礎が新たな基礎形式

として加えられた。その為，これまでに低層建物から超高

層建物まで幅広い建物で挙動観測が行われ，設計法の妥当

性の検証が実施されており，現在まで数多くの適用実績が

ある。その際，パイルドラフト基礎を採用することで従来

の杭基礎を適用させた場合の設計と比較してコストが

55%まで低減された事例もある 4)。 

一方で，土木分野ではパイルドラフト基礎の採用事例は

ほとんどない。現行の設計法において，杭基礎では基礎ス

ラブ底面の地盤の抵抗力を無視し，鉛直荷重は杭のみで支

持させるのが原則となっている。設計法がこの様な方針と

なっているのは，杭の沈下と地盤の沈下が一致しないこと

により，既設構造物でフーチング下部に空隙を生じる事例

が報告されていることによる。しかしながら，構造物の変

位を適切に予測できれば基礎の設計において，上記の様に

構造的及び経済的に大幅な合理化が図れる可能性がある

ことも，現行の設計指針で言及されており 5)，パイルドラ

フト基礎の採用も期待される。 

このような我が国の現状とは異なり，海外ではパイルド

ラフト基礎は鉄道軌道の基礎への適用事例があるが，鉄道

供用とともにその鉄道振動によりパイルドラフト基礎が

沈下するという被害も報告されている 6)。土木構造物は上

記の様な軌道あるいは道路といった振動荷重を受ける場

合が少なくはない。こういった事例を受け，鉄道による振

動荷重と杭・ラフト・地盤の相互関係を適切に把握し予測

することで，その結果を設計に反映することが望まれる。 

そこで本研究では，土木構造物として使われるパイルド

第32回中部地盤工学シンポジウム 
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ラフト基礎の力学特性，特に鉛直振動荷重を受ける場合の

沈下特性に着目し，パイルドラフトと地盤の相互作用に関

する基礎的知見を得ることを目的とする。1/50スケールの

模型地盤に設置したパイルドラフト基礎模型に小型振動

装置を用いて列車振動荷重を与える 1G場模型実験を行い，

中密な乾燥地盤及び飽和地盤条件下でのパイルドラフト

基礎の力学挙動に関する基礎データを蓄積する。また，同

条件での数値シミュレーションを実施し，比較及び検討を

行う。 

 

2. 1G 場模型実験概要 

本実験では，乾燥地盤及び飽和地盤においてパイルドラ

フト基礎が上部工から鉛直振動荷重を受ける際の振動数

が力学挙動及び，沈下特性に与える影響を検証した。 

 

2.1 試験概要及び試験装置 

試験概要図を図 1に示す。実験模型は幅 1000mm，奥行

715mm，高さ 525mm の土槽内の中にパイルドラフト模型

を設置・作製した。模型実験は乾燥地盤及び飽和地盤であ

る。乾燥地盤には乾燥豊浦砂を用いて相対密度 75～80%の

中密な地盤を目標に，空中落下法（落下高さ 70cm）及び

締固め法により作製した。飽和砂地盤は含水比 5%の豊浦

砂を相対密度が 75~80%となるように湿潤締固め法により

作成し，その後模型土槽底部から水を供給することで飽和

させた。また鉛直振動荷重を与えるために写真 1に示す小

型振動機を使用した。 

パイルドラフト模型は実構造物の 1/50 スケールを想定

して作製した。図 2に示す。モデル杭には直径 D=20mm，

肉厚 t=2mm のアルミパイプを使用し，杭先端をポリアミ

ドキャップにより蓋をすることで先端支持力を発揮でき

る仕様にした。ラフト部は，幅 260mm，奥行 260mm，厚

さ 20mmの鋼材を使用した。 

計測機器については圧電式加速度計，小型ロードセル，

ひずみゲージ，レーザ変位計及び間隙水圧計を使用した。

図 3に計測機器設置箇所を示す。加速度計，レーザ変位計

は図 3の測点 A 及び測点 B に設置し 2 点により応答加速

度，沈下量を計測した。また，杭頭部と先端にひずみゲー

ジを設置することで杭頭軸力と先端支持力を測定できる

ようにした。間隙水圧計は過剰間隙水圧を測定するため，

ラフト直下に各深度に設置した。 

 

図 1 試験概要図      写真 1 小型振動機 

 

図2 パイルドラフト模型 

 

図3 計測機器設置個所 

 

2.2 実験ケース 

本実験の実験ケースを表 1に示す。加振条件は初期荷重

300N，振幅 300N，加振時間を 10秒間，加振波を正弦波と

した。振動荷重の振動数がパイルドラフト基礎の沈下挙動

に与える影響を検証するため振動数，模型地盤を変え実施

した。 

 

表 1 実験ケース 

Case 振動数(Hz) 地盤 相対密度(%) 

Case1 50  

乾燥 

79。8 

Case2 100 79。4 

Case3 200 78。3 

Case4 400 75。2 

Case5 50  

飽和 

76。0 

Case6 100 77。2 

Case7 200 79。9 

Case8 400 75。9 

 

2.3 乾燥地盤 実験結果 

各ケースの実験において，加振時間 10 秒間に加振前後

1秒間を含めた 12秒間のグラフで表した。Case2の振動数

100Hz時における荷重時刻歴を図4に示す。左図が全体図，

右図が拡大図である。 

 各ケースで計測されたラフトの応答加速度の時刻歴を

図 5に示す。図 5より，与えた振動数が大きくなるにつれ

て，応答加速度の値が大きくなっていることが確認できる。 
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図4 荷重時刻歴 

 

図5 応答加速度時刻歴(乾燥地盤) 

 

図6 沈下時刻歴(乾燥地盤) 

 

図7 支持力分担率(乾燥地盤) 

 

続いて各ケースの沈下時刻歴を比較したグラフを図 6，

加振前後 1 秒間の支持力分担率を表したものを図 7 に示

す。矢印左が加振前，矢印右が加振後の分担率を表してい

る。図 6より，振動数 200Hzのケースでは，最終沈下量が

約 0.27mmであり，比較的大きな沈下がみられることから，

沈下特性は振動数に依存することが確認できた。200Hzの

場合に沈下量が最も大きかった原因として，与えた振動数

が地盤・パイルドラフト一体系の固有振動数に近いことが

考えられる。さらに図 7 より，200Hz の実験ケースでは，

模型が最も沈下したのにも関わらず，地盤反力が得られて

いないことが確認できる。これはラフトの沈下量よりも模

型地盤沈下量の方が大きくなってしまい，ラフトが模型地

盤に接地していなかったことが原因と考えられる。また全

ての実験ケースにおいて加振前から加振後にかけて，先端

支持力の分担率が上昇し，周面摩擦力の分担率が減少して

いることが確認できる。 

 

2.1 飽和地盤 実験結果 

各ケースで計測されたラフトの応答加速度の時刻歴を

図 8に示す。図 8より飽和地盤のほとんどの実験ケースに

おいて，応答加速度の大きさが乾燥地盤に比べ小さいこと

が確認できる。また乾燥地盤と同様に，与えた振動数が大

きくなるにつれて，応答加速度の値も大きくなっているこ

とが分かる。 

 

図8 応答加速度時刻歴(飽和地盤) 

 

続いて各ケースの沈下時刻歴を比較したグラフを図 9，

加振前後 1 秒間の支持力分担率を表したものを図 10に示

す。図 9 より，乾燥地盤で最も沈下が大きかった振動数

200Hz載荷時は，飽和地盤では全く沈下が発生しなかった。

また，振動数 100Hz載荷時では乾燥地盤及び飽和地盤とも

に沈下量は概ね一致していることが確認できる。これらの

結果から，模型地盤の固有振動数の変化が沈下量に影響を

及ぼしていると考えられる。また図 10 より乾燥地盤と同

様，加振前から加振後にかけて先端支持力の分担率が上昇

し，周面摩擦力の分担率が減少していることが分かるが，

加振後も載荷荷重の大部分を周面摩擦力で支持している

ことが確認できる。 
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図9 沈下時刻歴(飽和地盤) 

 

図10 支持力分担率(飽和地盤) 

 

3. 模型加振実験の数値解析 

 室内模型実験と同条件で 3 次元動的 FEM 解析を実施し

た。実験結果と本解析の結果を比較し，FEMプログラムの

模型実験への適用性及び解析面から模型パイルドラフト

基礎の力学特性を検証した。 

 

3.1 構成式 

土の構成モデルである回転硬化型弾塑性構成式 Cyclic 

mobility model(Zhang et al.,2007)7)は，砂/粘土のさまざまな

挙動を説明するために広く使用されている。しかし，本実

験のように砂が低拘束圧条件下にある場合，e-lnp 関係を

使用した Cyclic mobility model は適切でないため修正を行

った。主な変更点として等方圧密下の砂の体積ひずみと平

均主応力の関係をべき乗則によって図 11 に示すように表

現した。そのため新しい材料パラメータ nを導入し，低拘

束圧を含めた等方圧密実験結果に基づいて，豊浦砂の特性

パラメータ nの値を 0.5に決めた。また過圧密の発展則に

用いられる従来の材料パラメータである mRを塑性せん断

ひずみと塑性体積ひずみの影響を別々に考慮できるよう

に，二つのパラメータ mR1と mR2に変更した。地盤材料パ

ラメータを表 2に示す。 

 

3.2 解析概要 

模型加振実験の数値解析を 3 次元動的 FEM プログラム

「DBLEAVES」8)を用いて実施した。基礎模型は AFD-

model9)及びビーム要素とコラム要素で構成されるハイブ

リッド要素でモデル化し，ラフト，杭，地盤の境界面に要

素の剥離と閉合を考慮できるクーロン規準をベースにし

た弾塑性ジョイント要素を設けた。数値解析に用いた解析

メッシュを図 12 に示す。解析メッシュは模型実験に使用

した土槽の幅方向及び奥行方向を判断面とした 4分の 1断

面である。荷重載荷点は図 12 に示す位置に設定し，実験

で計測された荷重を載荷した。また本数値シミュレーショ

ンでは，初期剛性に比例するレーリー減衰を使用した。各

要素の減衰定数を表 3に示す。境界面における拘束条件は，

領域側面及び領域底面で境界法線方向のみを拘束とし，地

表面は自由境界とした。 

 

図11 間隙比と平均主応力のべき乗関係 

 

図12 解析メッシュ 

 

表2 地盤材料パラメータ 

Parameter of modified Cyclic mobility model Value 

Principal stress ratio at failure Rf 3.3 

Poisson ratio v 0.3 

Void ratio N 0.91 

Compression index λ 0.04 

Swelling index κ 0.006 

Exponential index of compression/extension n 0.5 

Degradation parameter of over consolidation state 

(Shear component) 

mR1 0.0001 

Degradation parameter of over consolidation state 

(Volumetric component) 

mR2 0.01 

Degradation parameter of structure a 0.5 

Evolution parameter of anisotropy br 1.0 

Over consolidation ratio OCR 7000 

Initial structure ratio R0 0.21 

Initial anisotropic ζ0 0.0 
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表3 初期剛性比例型レーリー減衰の減衰定数 

減衰定数 値 

ラフト h1 0.01 

杭 h1 0.02 

模型地盤 h1 0.05 

ジョイント要素 h1 0.05 

 

3.3 解析結果 

各ケースにおけるラフトの応答加速度の解析結果を図

13，図 14 に示す。また実験結果も同グラフに載せること

で解析結果と実験結果を比較した。応答加速度の解析結果

より振動数 100Hzのケースでは実験結果を再現できた。ま

た 400Hz のケースでは応答加速度の大きさに差が生じて

しまったが，他の振動数では実験結果を概ね再現すること

ができた。 

 

図13 応答加速度の比較(乾燥地盤) 

 

図14 応答加速度の比較(飽和地盤) 

 

続いて Case2 における沈下量の比較を図 15 に示す。構

成式の修正前と修正後の解析では沈下量が約 10 分の 1 に

低減され，他のケースにおいても同様な傾向が見られた。

これより修正 Cyclic mobility modelは既存の Cyclic mobility 

model に比べ，かなりの精度で低拘束圧下での沈下量を再

現できていると言える。また各ケースにおけるラフトの沈

下時刻歴の解析結果及び実験結果のグラフを図 16，図 17

に示す。図 16 より乾燥地盤で生じる沈下量の最大値が実

験結果の値と同程度であることが確認できた。よって本解

析により乾燥地盤で発生する最大の沈下量は再現できた

と言える。しかし，ほとんどのケースでは沈下量を過大に

評価しており，振動数による沈下量の違いはあるものの、

実験値ほどではなかった。今後さらなる検討が必要と考え

られる。 

 

図15 沈下量時刻歴の比較(乾燥地盤 100Hz) 

 

図16 沈下時刻歴の比較(乾燥地盤) 

 

図17 沈下時刻歴の比較(飽和地盤) 
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また構成式修正後の乾燥地盤と飽和地盤の鉛直変位コ

ンター図を図 18，図 19に示す。コンター図より乾燥地盤

が飽和地盤に比べ 100Hz，200Hz，400Hz のケースにおい

て，ラフトより周辺地盤とラフト直下の沈下量が大きくな

った。これは飽和地盤では乾燥地盤に比べ地盤剛性が高い

ためだと考えられる。 

 

図18 鉛直変位コンター図(乾燥地盤) 

 

図19 鉛直変位コンター図(飽和地盤) 

 

4. 結論 

本研究では鉛直振動荷重を受ける際の，中密な乾燥地盤

及び飽和地盤に設置されたパイルドラフト基礎の力学特

性，特に沈下特性に着目し，1G 場模型実験及び 3 次元動

的 FEM 解析を実施した。本研究によって得られた知見を

以下に示す。 

1) ラフトに発生する沈下量は，乾燥地盤では振動数

200Hz の場合に 0.27mm と最も大きいが，飽和地盤の

場合は振動数 200Hzで沈下は発生しなかった。また飽

和地盤で最も沈下が大きくなったのは振動数 100Hzで

0.12mm沈下する結果となった。これより，沈下量に及

ぼす重要な影響因子として地盤－構造物一体系の固有

振動数が挙げられる。 

2) 支持力分担率より乾燥地盤及び飽和地盤で実施した

ほぼ全ての実験ケースにおいて，加振前から加振後に

かけて先端支持力の分担率が上昇し，周面摩擦力の分

担率が減少していることが分かった。さらに飽和地盤

では加振前，加振後ともに載荷荷重の大部分を周面摩

擦力で支持していることが確認できた。 

3) ラフトに発生する応答加速度は Cyclic mobility model

の修正にさほど変化が見られず，400Hz 以外のケース

では応答加速度の大きさ及び位相において，実験結果

を概ね再現することができた。 

4) ラフトに発生する沈下量は修正 Cyclic mobility model

を導入することにより，従来の Cyclic mobility model に

基づいた解析に比べ約 10分の 1まで低減され，乾燥地

盤の模型実験で発生しうる最大の沈下量と同程度にな

ることが確認できた。しかし振動数による沈下量の違

いはあるものの、実験値ほどではなかった。したがっ

て異なる振動数がパイルドラフト基礎の沈下量に与え

る影響をより正確的に再現できる，地盤－構造物一体

解析手法の開発を今後の課題とする。 
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概   要 
土の骨格構造はせん断抵抗などの力学挙動に影響を及ぼすため，その把握は重要である。著者らは，細

粒分を含有する砂質土において，供試体作製時の初期含水比を変えることによって，異なる骨格構造を形

成させることができ，同じ間隙比であっても，せん断強さが大きく異なる供試体を作製できることを明ら

かにしてきた。本論文では，同じ手法で骨格構造が異なる砂質土（ここでは構造性砂質土と呼ぶ）の供試

体を作製し，力学挙動に及ぼすせん断モードの影響を検討するため，三軸圧縮試験と単純せん断試験を実

施し，それらを比較した結果を示す。 

また近年，細粒分含有率が高く工学的分類上は粘性土とされる堤防土において，降雨や洪水による大規

模な法すべり等の事例が報告されているが，本論文では，細粒分含有率 50%の擬似粘性土供試体を作製し，

構造性砂質土供試体と同様に，供試体作製時の初期含水比を変えることによって骨格構造を変えることを

試み，細粒分が卓越した地盤材料の力学挙動における骨格構造とせん断モードの影響についても検討した

結果を示す。 

 

キーワード：構造，砂質土，疑似粘性土，三軸試験，単純せん断試験 

 

 

1. はじめに 

 

骨格構造の概念を持たない一般的な土質力学では，土の

せん断強さは間隙比によって決まると考えるのが通常で

ある。しかし，土が含有する様々な土粒子同士で構成する

骨格構造は，せん断抵抗などの力学挙動に影響を及ぼすた

めに，その把握は非常に重要であると考えられる。著者ら

は，細粒分を含有する砂質土において，供試体作製時の初

期含水比を変えることによって，異なる骨格構造を形成す

ることを明らかにした。また，これらの砂質土供試体は，

同じ間隙比であっても，せん断強さが大きく異なることも

明らかにした 1）2)。本論文では，同じ手法で骨格構造が異

なる砂質土（ここでは構造性砂質土と呼ぶ）の供試体を作

製し，力学挙動に及ぼす骨格構造とせん断モードの影響を

検討するため，三軸圧縮試験と単純せん断試験を実施し，

それらを比較した結果を示す。 

また近年，細粒分含有率が高く，工学的分類上は粘性土

とされ，一見せん断強度が大きい堤防土において，降雨や

洪水による大規模な法すべり等の被災事例が報告されて

いる 2)。本論文では，細粒分含有率 50%（一部 80%）の疑

似粘性土供試体を作製し，構造性砂質土供試体と同様に，

供試体作製時の初期含水比を変えることによって骨格構

造を変化させることを試み，細粒分が卓越した地盤材料の

力学挙動における骨格構造とせん断モードの影響につい

ても検討する。 

さらに，構造性砂質土と疑似粘性土（50%と 80%）の両

試験試料における繰返し載荷による三軸試験も実施した。

両試験試料の液状化判定を実施するとともに単調載荷試

験から得られた結果を踏まえて検討する。 

 

2. 試験条件 

 

図 1 の粒形加積曲線における下図の混合試料が，本論文

での構造性砂質土である。上図の粒径加積曲線にて示す三

河珪砂 4 号と 6 号，シルト分を含む野間精配砂を重量比

3:1:3で混合したものである。今回用いた構造性砂質土は，

実堤防砂である千歳川北島堤防砂に類似するよう混合し

たものである。一方，図 2 の粒形加積曲線に示す混合試料

が疑似粘性土である。三河珪砂 6 号とシルト分が卓越した

DL クレイを重量比 1:1 で混合し，細粒分含有率 50%の供

試体を作製した。さらに，同様の試料を重量比 1:4 で混合

し，細粒分含有率 80%の供試体も作製した。 
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いずれの混合試料においても，骨格構造を変化させる

ために供試体作製時の初期含水比を 0%，5%，10%の 3 種

類とした（細粒分含有率 80%の疑似粘性土供試体は，初

期含水比 10%のみ）。表 1 に示すように，三軸圧縮試験と

単純せん断試験とで計 13パターンの単調載荷試験を実施

した。また，表 2 にて構造性砂質土の初期含水比 10%の

供試体と疑似粘性土の初期含水比 10%における細粒分含

有率 50%，80%の供試体の繰返し載荷試験の諸元を示す。 

三軸圧縮試験に用いた供試体は直径 50 ㎜，高さ 100 ㎜

の円柱供試体であり，外部の鋼製モールドにて 5 層に分

けて突き固めた。初期含水比 0%は自立できないので，三

軸セル内に二つ割りモールドを設置し，5 層に分けて突き

固めた。単純せん断試験に用いた供試体は，直径 60 ㎜，

高さ 30 ㎜の円柱供試体であり，三軸圧縮試験で用いた供

試体と同様の手法で 3 層に分けて突き固めて作製した。

表 1には，それぞれの供試体の相対密度も記載している。

ややばらつきがあるが，ほぼ同じ相対密度の供試体とな

っていることがわかる。 

供試体作製後には，三軸圧縮試験機、単純せん断試験機

内にて二重負圧法によって供試体の完全飽和を行い，初

期有効拘束圧 100kPa で等方圧密後，非排水せん断試験を

実施した。初期含水比とは，あくまで供試体作製時の含水

比のことであり，せん断試験は完全飽和で実施している

ことに注意されたい。 

 

3. 試験結果 

 

3.1 各試験試料の観察 

写真 1 と 2 に構造性砂質土供試体と疑似粘性土供試体

の表面をマイクロスコープにて，倍率 200 倍で撮影した

画像を示す。両試験試料の初期含水比 0%の供試体では，

共通して土粒子が隙間なく詰まって見えるが，骨格構造

を形成している様子は見られない。一方，両試験試料にお

いても，初期含水比 0%と 5%では，明確な骨格構造の違

いを確認することができる。 

写真 1 における構造性砂質土の初期含水比 5%では，団

粒化した細粒分が観察され，大きな土粒子間の隙間に入

り込んでいる様子がわかる。構造性砂質土の初期含水比

10%では，団粒化した細粒分が大きな土粒子の周りに付着

し，より大きな塊を形成していた。この大きな塊が組み合

わさり，骨格構造を形成している様子が観察された。 

写真 2 における疑似粘性土の細粒分（DL クレイ）はガ

ラス質の粒状体であることが確認できる。疑似粘性土の

初期含水比 5%では，団粒化した細粒分が大きな土粒子を

覆うように付着し，骨格構造を形成している様子が確認

できる。さらに，団粒化した細粒分は，アーチ状かつハチ

の巣のような構造を形成している様子が観察された。初

期含水比 10%では，初期含水比 5%と同様に細粒分の団粒

化が見られるが，水分が多いためにその団粒化が十分に

形成されず，初期含水比 5%のような明確かつ特徴的な骨

格構造までには至っていない。 

試験試料 試験方法 初期含水比 相対密度 

構造性 
砂質土 

三軸圧縮試験 
0% 68% 
5% 62% 

10% 62% 

単純せん断試験 
0% 64% 
5% 64% 

10% 64% 

疑似 
粘性土 

三軸圧縮試験 
0% 71% 
5% 70% 

10% 73% 
三軸 

細粒分 80% 10% 87% 

単純せん断試験 
0% 69% 
5% 63% 

10% 63% 

表 2 繰返し載荷試験の諸元 
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図 2 疑似粘性土 粒径加積曲線 

試験試料 応⼒⽐ 含⽔⽐ 相対密度 
構造性 
砂質⼟ 

0.13 
10% 

74% 
0.15 66% 
0.22 66% 

疑似粘性⼟
（50%） 

0.125 
10% 

66% 
0.15 66% 
0.175 68% 

疑似粘性⼟
（80%） 

0.175 
10% 

87% 
0.225 89% 
0.3 89% 

表 1 単調載荷試験の諸元 
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3.2 単調載荷試験 

三軸圧縮試験と単純せん断試験の 2 種類の試験結果の

比較を行うため，試験結果は，応力もひずみもどちらも不

変量を用いて整理する。具体的には，せん断応力を評価す

るのにあたっては，偏差応力テンソルの第二不変量ඥ2𝐽ଶ
（単に「偏差応力」と呼ぶ）を用いる。また，せん断ひず

みを評価するのにあたっては，偏差ひずみテンソルの第二

不変量𝜀௦（単に「偏差ひずみ」と呼ぶ）を用いる。 

図 3 に構造性砂質土の有効応力経路（偏差応力～平均有

効応力関係）と偏差応力～偏差ひずみ関係を示す。有効応

力経路では，両試験結果の変相点を原点から直線で結んだ

変相線がほぼ一致した。そのため，変相線は 1 本の直線の

みで示している。さらに，初期含水比 0%と 5%の供試体に

おいては，せん断モードが大きく異なるにも拘らず驚くほ

ど変相点までのせん断挙動が一致する。一方，初期含水比

10%の供試体では，せん断初期で鉛直に立ち上がる弾性挙

動は両試験で一致しているが，最大せん断応力は三軸圧縮

試験結果の方が遥かに大きい値が示された。さらに，初期

含水比 10%における三軸圧縮試験結果でのみ，脆性破壊を

示唆する急激なひずみ軟化挙動が見られた。高位な骨格構

造を有する鋭敏粘土の顕著なひずみ軟化は，三軸圧縮試験

でのみ観察される現象であるという指摘 3)とこの初期含水

比 10%の試験結果は整合している。また，いずれの初期含

水比の供試体においても，両試験の変相後の有効応力経路

は大きく異なる。すなわち，構造性砂質土における三軸圧

縮試験の場合は高位な骨格構造を有する初期含水比 5%と

10%の供試体においては，ひずみ軟化が顕著に現れている。

また，低位な骨格構造を有する初期含水比 0%の供試体に

おいては，ひずみ硬化が顕著に現れている。 

図 4 に疑似粘性土の有効応力経路（偏差応力～平均有効

応力関係）と偏差応力～偏差ひずみ関係を示す。今回用い

た疑似粘性土供試体は，細粒分の全量が写真 2 に示すガラ

ス質の細粒シルトである。それを反映して細粒分含有率が

50%であるものの，全般的に砂質土に近い力学特性を呈し

（a） 0% （b） 5% （c） 10% 
写真 1 構造性砂質土 

写真 2 疑似粘性土 
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図 3 構造性砂質土 試験結果 

（a） 有効応力経路 （b） 偏差応力～偏差ひずみ関係 

（a） 有効応力経路 （b） 偏差応力～偏差ひずみ関係 

図 4 疑似粘性土 試験結果 
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ている。有効応力経路では，単純せん断試験の初期含水比

0%以外の変相線は，ほぼ一致した。三軸圧縮試験では，初

期含水比 5%の塑性圧縮の度合いがやや大きいが，変相後

はいずれも正のダイレタンシーの拘束に伴うひずみ硬化

を示す。本論文では示していないが，初期含水比 0%の供

試体では，偏差応力が約 800kPa まで上昇することが確認

されており，低位な骨格構造を有する密詰め砂の典型的な

挙動が現れていた。一方，単純せん断試験では，変相時と

その後の正のダイレタンシーの拘束によるひずみ硬化は

初期含水比 0%でのみ見られた。しかも，変相線は三軸試

験のそれと大きく異なっている。初期含水比 5%と 10%の

供試体では，ひずみ硬化もひずみ軟化も見られず，最終的

な応力比はほぼ同じになり，それらは三軸圧縮試験の変相

応力比とほぼ同じであった。初期含水比 10%の細粒分含有

率 80%における疑似粘性土供試体の試験結果は同じ初期

含水比の細粒分含有率 50%における疑似粘性土供試体の

試験結果にほぼ類似した結果が得られた。 

 

3.3 繰返し載荷試験 

図 5 に，初期含水比 10%で作製した構造性砂質土供試体

と初期含水比 10%で作製した細粒分含有率 50%と 80%の

疑似粘性土供試体の繰返し載荷三軸試験から得られた液

状化曲線を示す。また，図 6 は繰返し回数 15 回で液状化

に至る試験ケースの繰り返し回数と最大軸ひずみとの関

係を示している。単調載荷試験結果にて，今回用いた疑似

粘性土は砂質土に近い力学特性を呈していると述べたが，

図 5 と 6 で示す繰返し載荷試験結果においても，細粒分含

有率 50%の疑似粘性土供試体は，構造性砂質土供試体とほ

とんど変わらない結果であった。したがって，繰返し載荷

試験においても疑似粘性土の細粒分含有率 50%の供試体

は砂質土に近い力学特性を有しているといえる。細粒分含

羞率 80%であってようやく液状化抵抗が増加している。た

だし，紙面の都合によって本論文では示していないが，細

粒分含有率 80%であっても，有効応力は 0 に到達し，密詰

めの砂質土に近い挙動であった。 

 

4. まとめ 

 

マイクロスコープを用いることで，目視による土の骨格

構造の確認ができ，供試体作製時の初期含水比を変えるこ

とによって骨格構造が変化することを明確に示すことが

できた。具体的には，初期含水比が大きくなるにつれて，

細粒分が団粒化し，大きな土粒子に付着することで骨格構

造を形成している様子が確認された。不飽和状態で形成さ

れたその骨格構造の違いが，完全飽和した後も，さらには

等方圧密した後も残存し続けているために，それぞれの供

試体における試験結果が大きく異なったと考えられる。 

単調載荷試験における構造性砂質土では，三軸圧縮試験

と単純せん断試験の両試験において，初期含水比が 0%，

5%，10%と大きくなるにつれ，せん断初期の偏差応力が増

加し，高位な骨格構造を形成していることが示唆された。

また，変相前までは，せん断モードが異なっていてもそれ

ぞれの有効応力経路が一致することが分かった。疑似粘性

土においては，細粒分がシルト分主体であったために砂質

土に類似した性質を示した。しかしながら，変相線はほぼ

一致するものの，初期含水比の違いは力学挙動の違いとし

て大きく現れなかった。 

繰返し載荷試験において，単調載荷試験と同様に疑似粘

性土では細粒分含有率が 50%であっても砂質土に類似す

る力学挙動を呈する地盤材料であることが示された。写真

2 で示した疑似粘性土供試体の表面の画像にて，DL クレ

イの多くの細粒分がガラス質の粒状シルトであったこと

が原因であると考えられる。 

 

参 考 文 献 

1) 御手洗翔太，小高猛司，板橋一雄，崔 瑛，李 圭太，

久保裕一：砂質土の供試体作製における初期含水比の違

いが力学挙動に及ぼす影響，第 72 回土木学会年次学術

講演会，2017. 

2) 御手洗翔太，小高猛司，李 圭太，久保裕一：砂質土の

構造が単調ならびに繰返し載荷挙動に及ぼす影響，第

54 回地盤工学研究発表会，2019. 

3) 中山雄人，小高猛司，李 圭太，久保裕一，石原雅規：

細粒分が卓越した疑似粘性土堤防の強度評価の注意点，

第 54 回地盤工学研究発表会，2019. 

4) 三好直輔，小高猛司，板橋一雄，福沢宏樹，吉田賢史：

不撹乱・再構成・練返し粘土供試体のせん断挙動の違

い，第 46 回地盤工学研究発表会，2011. 

 

1 10 100 1000
0.0

0.1

0.2

0.3

0.4

0.5
 疑似粘性土　50％
 疑似粘性土　80％
 構造性砂質土

繰り返し回数

繰
返

し
応

力
比

 

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15 16 17 18 19 20
0

2

4

6

8

10

12

14
 疑似粘性土　50％
 疑似粘性土　80％
 構造性砂質土

繰り返し回数

最
大

軸
ひ

ず
み

(％
)

図 5 液状化強度曲線 

図 6 繰返し回数～最大軸ひずみ 

-32-



 

 

落石防護土堤の性能設計法の確立に向けた重錘衝突実験 

Rockfall experiment for establishing performance design of soil embankment 

 

 

杉山直優 1，前田健一 2，峯祐貴 3，磯合凌弥 4，鈴木健太郎 5，今野久志 6 

 

1 名古屋工業大学大学院・社会工学系プログラム n.sugiyama.698@stn.nitech.ac.jp 

2 名古屋工業大学大学院教授・高度防災工学センターmaeda.kenichi@nitech.ac.jp 

3 名古屋工業大学大学院・社会工学専攻 m.mine.122@stn.nitech.ac.jp 

4 名古屋工業大学・社会工学科 r.isoai.791@stn.nitech.ac.jp 

5 構研エンジニアリング suzu@koken-e.co.jp 

6 寒地土木研究所 konno@ceri.go.jp 

 

概   要 

近年の気象条件の変化に伴い落石災害や落石外力は増加しており，落石災害を防ぐための適切な対策工の

設置が求められている。落石対策工の 1 つである落石防護土堤は土のみで構成され，施工性，経済性，環

境負荷低減に優れた落石対策工法である。しかし，現行設計マニュアルである落石対策便覧には落石防護

土堤の溝の寸法に関する研究例が示されているのみで，性能設計法が確立されていない。本研究では落石

防護土堤の性能設計法確立に向け，高さ 0.5mの土堤を対象とした小型土堤実験，高さ 2mの土堤を対象と

した実規模土堤実験を実施した。その結果，小型土堤実験では重錘の土堤への貫入がエネルギー吸収に大

きく影響することが判明した。また，実規模土堤実験では土堤への衝突条件がばらつき，土堤のエネルギ

ー吸収率がばらついた。そのため，落石防護土堤の性能設計確立のためには土堤に衝突する前の運動形態

にも着目し，検討する必要があることが分かった。 

 

キーワード：落石，落石防護土堤，小型土堤実験，実規模土堤実験  

 

 

1. はじめに 

 

近年の気象条件の変化に伴い落石災害や落石外力は増加

しており，落石災害を防ぐための適切な対策工の設置が求

められている。落石対策工の 1つである落石防護土堤は土

のみで構成され，施工性，経済性，環境負荷低減に優れた

落石対策工法である。しかしながら，現在，主たる設計マ

ニュアルとして用いられている落石対策便覧 1)には落石防

護土堤の溝の寸法に関する研究例が示されているのみで，

性能設計法が確立されていない。そこで，本研究では落石

防護土堤の性能設計法確立に向け，高さ 0.5m の土堤を対

象とした小型土堤実験，高さ 2m の土堤を対象とした実規

模土堤実験を実施し，土堤のエネルギー吸収性能や重錘の

動的挙動について検討した。 

 

2. 実験概要 

 

本稿では高さ 0.5m の土堤を対象とした小型土堤実験お

よび高さ 2m の土堤を対象とした実規模土堤実験を実施し

た。小型土堤実験では土堤材料並びに衝突外力を変化させ，

挙動の違いを検討した。実規模土堤実験では小型土堤実験

で得られた結果と比較し，挙動の違いを検討した。 

 

2.1 小型土堤実験 

図 1 に実験概要図を示す。本実験では実スケールの 1/5

～1/4を想定し，高さ 0.5mの土堤を作成した。また，天端

幅 0.25m，法勾配 1:1.5 とし土堤は高さ 0.9mの支持基層上

に設置した。土堤本体は厚さ 0.25mごとに，支持基層は厚

さ 0.3m ごとに敷きならし，振動締固め機により締め固め

 

図 1 実験概要図（小型土堤実験） 
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ながら成形した。また，重錘衝突後の土堤内部の変状計測

のために着色砂を土堤断面方向に埋設した。支持基層は土

堤本体と同様の土砂材料を用いた。実験は図 1に示すよう

に落石を模した重錘を振り子運動により水平に土堤へ衝突

させ，重錘重心が土堤高さの半分となる土堤法尻から

0.25mの高さに衝突するように調整した。図 2に実験に使

用した重錘を示す。重錘の質量は 54kg，形状は球形，重錘

直径は土堤高さの 3/5程度の 0.318mであり，既製品の鋼製

半球キャップにコンクートを充填させたものである。 

表 1 に実験ケース一覧を，表 2 に土堤材料の物性値を

示す。本実験では土堤材料を砂質土，粘性土，砕石の 3種

類，重錘の落下高さを 2m，6mの 2種類とした計 6ケース

の実験を行った。なお，重錘の重心が非衝突面側の法肩を

通過したケースを通過，通過せずに手前で停止したケース

を捕捉と定義した。表 1中の実験ケース名について，一番

左側の文字が土堤材料（S：砂，C：粘性土，G：砕石）を

表しており，H の隣に書かれた数字が落下高さ（m）を表

している。例えば，土堤材料が砂，落下高さが 6m のケー

スの場合は S-H6と表される。 

 

2.2 実規模土堤実験 

図 3に実験概要図を示す。図には重錘衝突による土堤内

部の変状を計測するために埋設した着色砂の埋設位置およ

び重錘衝突位置も併せて示している。本実験では実スケー

ルの土堤を想定し，高さ 2m，法勾配 1:1.2の土堤を作成し

た。また，大規模な土堤の破壊性状を計測するために天端

幅を 0.3m とし，事前の重錘挙動確認実験から斜面法尻か

ら土堤天端までの水平距離を 6.0m と設定した。土堤延長

は全長 18mであり，斜面形状及び重錘落下箇所を踏まえて

着色砂の埋設箇所を決定した。土堤基礎は Nd値が 3～7 程

度の盛土地盤である。土堤の施工については実施工を想定

し，厚さ 0.3mごとに敷きならし，バックホウ及びハンドガ

イドローラーにより走行転圧を行うことで施工した。表 3

に土堤材料に関する物性値一覧を示す。 

図 4 に実験場写真を示す。本実験では図に示す A，B，

Cの 3レーンから重錘を落下させた。レーン Aからの落下

はバックホウで重錘を押し出して，レーン B及び Cからの

落下はクレーンで重錘を吊り下げて落下させた。表 4に実

験ケース一覧を示す。本実験では質量 2.5t，1.9tの重錘を高

さ 22m～30mの斜面上から落下させた。表中の実験ケース

について，一番左側の文字が落下レーン，Mの隣の数字が

質量，末尾の数字が実験の順序を表している。なお，A-

M2.5-2 はレーン A へ，B-M1.9-2 はレーン B へ再衝突させ

たケースである。図 5に重錘の寸法を示す。重錘は ETAG3)

に準拠した多面体で，土堤高さの 1/2程度である。 

 

図 2 小型土堤実験に用いた重錘 

 

表 1 実験ケース一覧（小型土堤実験） 

ケース名 土堤材料 落下高さ（m） 実験結果 

S-H2 
砂 

2 捕捉 

S-H6 6 通過 

C-H2 
粘性土 

2 捕捉 

C-H6 6 捕捉 

G-H2 
砕石 

2 捕捉 

G-H6 6 通過 

 

表 2 土堤材料物性値（小型土堤実験） 

項目 単位 砂 粘性土 砕石 

地盤材料の分類名 - 砂 シルト 礫 

土粒子の密度 g/cm3 2.58 2.66 2.67 

均等係数 - 2.15 6.21 36.3 

最適含水比 % 20.8 29.4 5.80 

自然含水比 % 10.0 20.4 4.70 

内部摩擦角 度 36.5 29.8 38.6 

粘着力 kN/m2 - 4.60 - 

衝撃加速度 2) m/s2 196 186 372 

 

 

図 3 実験概要図（実規模土堤実験）  

 

表 3 土堤材料物性値（実規模土堤実験） 

地盤材料の分類名：細粒分まじり砂質礫 

項目 単位 試験結果 

土粒子の密度 g/cm3 2.63 

均等係数 - 352 

最適含水比 % 15.3 

自然含水比 % 12.7 

内部摩擦角 度 34.1 

粘着力 kN/m2 1.10 

衝撃加速度 2) m/s2 311 

 

 

図 4 実験場写真（実規模土堤実験） 
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2.3 計測項目 

小型土堤実験，実規模土堤実験共に測定項目は重錘衝突

時の重錘挙動及び実験後の土堤断面の変状である。重錘挙

動は高速度カメラを用いた画像解析を行った。高速度カメ

ラによる画像解析では 3台の高速度カメラ（小型土堤実験：

1000fps，実規模土堤実験：500fps）を用いて重錘の表面に

貼り付けた複数個のターゲットの挙動を画像解析し，ター

ゲットの 3 次元挙動を計測した。得られたターゲットの 3

次元挙動から重錘の重心座標を算出し，重心座標を元に重

錘の軌跡，速度，角速度，運動エネルギー等を算出した。

ただし，画像解析から算出した速度及び角速度データは土

堤衝突時に飛散した土粒子や太陽光の反射によりターゲッ

トが隠れてしまうことが原因でノイズが大きくなってしま

った。そこで，速度及び角速度データに関してはスパイク

ノイズを取り除くため 3words（小型土堤実験：3ms，実規

模土堤実験：6ms）の中央値処理を施した後，5words（小型

土堤実験：5ms，実規模土堤実験：10ms）の矩形移動平均処

理によりデータをスムージングした。 

 

3. 実験結果及び考察 

 

3.1 小型土堤実験 

(1) 重錘軌跡図 

図 6に各ケースの重錘軌跡図を示す。なお，図中の赤実

線が土堤の外形線を，赤破線が重錘半径分の土堤のオフセ

ットラインを表している。図より，いずれの落下高さ，土

堤材料においても重錘は土堤に衝突した直後は土堤へ貫入

していることがわかる。しかし，貫入後は土堤材料により

異なる挙動を示していることがわかる。ここで，表 5に画

像解析から算出した重錘の土堤への貫入量と貫入終了時刻

を示す。なお，貫入量は図 7に示すように土堤法面と垂直

な向きに対する最大貫入量を，貫入終了時刻は土堤衝突時

刻を 0msとしたときの，最大貫入量に至るまでの時間を表

している。表 5より，各ケースによって貫入量や貫入終了

時刻が異なっていることがわかる。このことから，貫入後

の挙動の違いが生じる理由として，貫入量や貫入終了時刻

の違いが挙げられる。落下高さ 2m のケースでは貫入量，

貫入終了時刻ともに砂，粘性土，砕石の順に大きくなって

いることがわかる。貫入後の挙動について，図 6から，C-

H2とG-H2の貫入後の挙動は土堤天端方向へ跳ね上がるよ

うな挙動となっている。一方で，貫入量が最も大きい S-H2

の貫入後の挙動は土堤法面を駆け上がる挙動になっており，

C-H2や G-H2とは異なる挙動となっている。また，落下高

さ 6m のケースでは貫入量，貫入終了時刻ともに粘性土，

砂，砕石の順に大きく，砕石の貫入量は砂や粘性土に比べ

極めて小さいことがわかる。貫入後の挙動について，図 6

から，最も貫入量の少ない G-H6では貫入量の少ない C-H2

や G-H2と同様な挙動となっている。また，S-H6では一定

程度土堤に貫入したことで貫入後の挙動は S-H2 と同様に

なっている。C-H6では C-H2とは異なり，土堤へ大きく貫

入したことで鉛直上方へ跳ね上がる挙動となっている。 

重錘捕捉性能について，表 1 と図 6 より，落下高さ 6m

のケースでは粘性土のみが重錘を捕捉した。このことから，

本実験において重錘捕捉性能が最も高い土堤材料は粘性土

であるといえる。また，砂と砕石の落下高さ 2m のケース

での重錘の最終位置について，S-H2では駆け上がり後に土

堤を降下し，土堤中腹で停止したが，G-H2では土堤天端上

で停止した。よって，重錘捕捉性能は砂が砕石を上回って

いると考えられる。ゆえに，重錘捕捉性能は粘性土，砂，

砕石の順に高いことがわかる。このようになった理由につ

いては(3)にて考察する。 

表 4 実験ケース一覧（実規模土堤実験） 

ケース名 落下レーン 落下高さ（m） 実験結果 

A-M2.5-1 
A 

30 通過 

A-M2.5-2 30 通過 

B-M1.9-1 
B 

25 通過 

B-M1.9-2 22 通過 

C-M1.9-1 C 22 通過 

※落下高さはレーザー距離計による計測値 

 

 

図 5 実規模土堤実験に用いた重錘 

 

 

（a）落下高さ 2m            （b）落下高さ 6m 

図 6 重錘軌跡図（小型土堤実験） 

 

表 5 貫入量と貫入終了時刻 

ケース名 土堤への貫入量（mm） 貫入終了時刻（ms） 

S-H2 85 36 

C-H2 52 23 

G-H2 31 14 

S-H6 128 53 

C-H6 148 39 

G-H6 48 15 

 

 

図 7 貫入量の定義 
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(2) エネルギー吸収性状 

図 8に各ケースの全運動エネルギーの時刻歴波形を示す。

全運動エネルギーEは式(1)に示すように，重錘重心の速度

から求められる線速度エネルギーEv  と重錘の回転エネル

ギーErの和により算出した。 

E = Ev + Er 

ここで，線速度エネルギーEv，回転エネルギーEr はそれ

ぞれ式(2)，式(3)により算出した。 

なお，図は重錘が土堤に衝突した時刻を 0msとしている。

図より，いずれの土堤材料・落下高さともに衝突後約 50ms

にかけて運動エネルギーが急激に減少し，衝突後約 100ms

までには緩やかな減少または一定に転じていることがわか

る。ここで，土堤のエネルギー吸収性状について詳細に検

討するために，図 9 と表 6 に各ケースのエネルギー吸収

率の時刻歴データを示す。エネルギー吸収率は土堤が重錘

の運動エネルギーをどれだけ吸収したかを表す指標で，重

錘の運動エネルギーの減少分を衝突前の運動エネルギーで

除して算出した。なお，ここでは貫入によるエネルギー吸

収とその後のエネルギー吸収の性状の違いについて評価す

るために，表 5中の貫入終了時刻を 0msとしている。すな

わち，0ms において貫入が終了していることを意味してお

り，0ms 以前が貫入によるエネルギー吸収を，0ms 以降が

貫入終了後のエネルギー吸収を表している。また，エネル

ギー吸収率は衝突時の時刻と貫入終了時刻，エネルギー吸

収率の変動がほとんど終了した貫入終了後から 100msにお

ける値をプロットしている。図 9より，いずれの土堤材料・

落下高さにおいても貫入終了時刻である 0msまでのエネル

ギー吸収率の増加勾配が 0ms以降の増加勾配よりも急であ

り，貫入によりいずれのケースも 50%以上のエネルギーを

吸収していることがわかる。このことから，土堤への貫入

がエネルギー吸収率に大きく影響を及ぼしていることがわ

かる。また，貫入終了後におけるエネルギー吸収率の増加

は貫入後の重錘の駆け上がりや跳躍による位置エネルギー

への転換によるものであると考えられる。落下高さ別で比

較すると，表 6より落下高さ 2mのケースでは貫入による

エネルギー吸収率は砕石が 72%と最大で，砂は 55%，粘性

土は 53%となっている。落下高さ 6m のケースでは貫入終

了時刻でのエネルギー吸収率が粘性土，砂，砕石の順に大

きく，それぞれ 89%，79%，67%のエネルギーを貫入によ

り吸収する結果となった。以上より，落下高さが高くなる

ほど貫入によるエネルギー吸収が顕著になると推察される。

また，貫入終了後からのエネルギー吸収率の増加勾配に着

目すると，図より，特に G-H6 で砂や粘性土よりも緩いこ

とがわかる。このことから，砕石のように貫入しにくい土

堤材料の場合は貫入終了後からのエネルギー吸収率の増加

は期待できないものと推察される。一方，粘性土では C-H6

において貫入によるエネルギー吸収率が約 90%と，貫入に

よるエネルギー吸収が特に顕著になった。これは土堤へ貫

入することで多くのエネルギーが吸収されたために砂や砕

石よりも捕捉性能が向上したと考えられる。 

 

(3) 土堤破壊性状 

図 10 に各ケースの実験終了後の土堤断面写真および変

形図を示す。土堤断面には衝突による土堤内部の変状を計

測するために着色砂を 5～6 本埋設している。なお，C-H2 

は途中で孔が塞がってしまったため，下方の着色砂の一部

が欠損している。また，砕石の場合では鉛直に削孔するこ

とが出来なかったために着色砂が斜めに埋設されている。

図には着色砂のせん断がみられた箇所を実線で，着色砂の

せん断から予測した想定すべり線を点線で追記している。 

（a）に示す砂のケースでは S-H2，S-H6ともに土堤の衝

突面側が広範囲にわたり変形しており，複数のすべり線が

土堤下方から上方に向かって非衝突面側へ形成されている

ことがわかる。これは重錘の貫入および駆け上がり時に形

成されたと考えられる。また，既往の研究 4)から，貫入の

Ev=
1

2
mv2 

Er=
1

2
Iω2 

ここに，m：重錘の質量 

    v：重錘の線速度（x,y,z 方向の線速度を合成） 

     I：重錘の慣性モーメント 

    ω：重錘の角速度（rad/s） 

 

（a）落下高さ 2m   （b）落下高さ 6m 

図 8 運動エネルギーの時刻歴波形（小型土堤実験） 

 

 

図 9 貫入前後のエネルギー吸収率の推移（小型土堤実験） 

 

表 6 貫入前後のエネルギー吸収率の推移（小型土堤実験） 

ケース名 

エネルギー吸収率（%） 

貫入終了からの時刻（ms） 

0 100 

S-H2 55 92 

S-H6 79 94 

C-H2 53 85 

C-H6 89 97 

G-H2 72 86 

G-H6 67 78 
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初期段階にせん断部が形成され，時間の経過とともに形成

されたせん断部が進展したと推察される。このように，土

堤材料が砂の場合は多くのせん断箇所がみられたことから，

押し抜きせん断による変形が卓越すると考えられる。 

（b）に示す粘性土のケースでは砂よりも土堤の変形範囲

が狭く，C-H2，C-H6 ともに衝突部に最も近い左端の着色

砂のみが変形しており，その他の着色砂の変形はみられな

い。C-H6では衝突箇所が大きく湾曲している様子が観察さ

れるが，土堤内部にせん断箇所はみられない。このことか

ら，土堤材料が粘性土の場合は圧縮変形が卓越すると考え

られる。 

（c）に示す砕石のケースでは G-H2，G-H6ともに土堤の

大きな変形はみられず，着色砂も変形していない。土堤材

料が砕石の場合は重錘が貫入しにくいことから土堤が変形

しにくいと考えられる。 

以上に示したように土堤が最も変形した土堤材料は砂で

あり，次いで粘性土，砕石の順に変形していることがわか

る。このことから，最も破壊しやすい土堤材料は砂であり，

砕石が最も破壊しにくいことがわかった。このことから，

(1)にて述べた土堤の重錘捕捉性能について，粘性土の重錘

捕捉性能が最も高くなる理由は砂よりも衝突時の土堤の変

形が小さく，変形に対する抵抗が大きいことや圧縮変形す

るために重錘の貫入を許すことが挙げられる。一方，砕石

は貫入しにくく，土堤が変形しにくい材料であったために

エネルギー吸収性能が十分に発揮できず，重錘捕捉性能が

低くなったと考えられる。 

 

3.2 実規模土堤実験 

(1) 土堤への衝突条件 

表 7 に実規模土堤実験における重錘の土堤への衝突条

件を示す。なお，衝突高は土堤衝突時の地表面から重錘重

心までの高さを，衝突高／土堤高は衝突高を土堤高（2m）

で除したもの，衝突角度は図 11 に示す土堤衝突時の重錘

の速度ベクトルと土堤法面のなす角度を表し，衝突エネル

ギーは衝突時の重錘の全運動エネルギーを表している。ま

た，比較のために小型土堤実験における衝突条件も示して

いる。表より，衝突高は 0.586m～1.74m，衝突角度は 21.84°

～35.52°，衝突速度は 6.94m/s～14.05m/s，衝突角速度は

11.96rad/s～18.61rad/s，衝突エネルギーは 87.7kJ～312.8kJと

ケースによって値がばらついた。しかしながら，表 4に示

す実験結果から，いずれのケースも重錘は土堤を通過する

結果となった。小型土堤実験での衝突条件と比較すると衝

突高／土堤高から，A-M2.5-1は小型土堤実験よりも低い位

置で，A-M2.5-2 と C-M1.9-1 は小型土堤実験よりも高い位

置で，B-M1.9-1 と B-M1.9-2 は小型土堤実験とほぼ同じ位

置でそれぞれ土堤に衝突している。また，衝突角度につい

 

（a）砂                          （b）粘性土             （c）砕石 

図 10 土堤内部の変状（小型土堤実験） 

 

表 7 土堤への衝突条件 

ケース名 
衝突高

（m） 

衝突高／

土堤高 

衝突角度

（°） 

衝突速度

（m/s） 

衝突角速度

（rad/s） 

衝突エネ

ルギー

（kJ） 

A-M2.5-1 0.586 0.293 21.91 14.05 18.61 312.8 

A-M2.5-2 1.74 0.869 35.52 8.86 15.72 145.5 

B-M1.9-1 1.05 0.523 21.84 9.77 14.66 145.3 

B-M1.9-2 0.930 0.465 20.85 8.70 11.96 89.1 

C-M1.9-1 1.43 0.715 29.31 6.94 13.90 87.7 

小型土堤

実験 
0.250 0.500 33.70 - - - 

 

 

図 11 衝突角度の定義 
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ては A-M2.5-2 を除き，小型土堤実験よりも小さくなる結

果となった。なお，小型土堤実験では重錘は水平に衝突し

ているが，実規模土堤実験では土堤の法勾配が θ≒40°

（1:1.2）であることに対し，衝突角度は約 20°～35°である

ことから，重錘は水平面よりやや上向きに衝突している。 

 

(2) 重錘軌跡図 

図 12 に各ケースの軌跡図を示す。図中の黒実線が土堤

の外形線を，黒破線が重錘半径分のオフセットラインを表

している。レーン Aから落下させた 2ケースについて，A-

M2.5-1 は斜面からの落下後の第一落下点であるポケット

へ落下後すぐに土堤に衝突しているために衝突高が全 5ケ

ース中最も低くなっている。衝突後は土堤へ貫入した後，

駆け上がりに転じており，そのまま土堤を乗り越えた。一

方，A-M2.5-2 はポケットへ落下した後，他ケースより大き

く反発・跳躍し，最も高い位置で土堤に衝突している。衝

突後は土堤へ貫入し続け，最終的に土堤を貫通した。レー

ンBから落下させた 2ケースについてはB-M1.9-1，B-M1.9-

2 ともに土堤中腹で衝突しており，衝突後は土堤にほとん

ど貫入していない。土堤への衝突後，いずれも土堤を駆け

上がって土堤上方を通過していったが，B-M1.9-2 は B-

M1.9-1 のように土堤を飛び出すのではなく土堤に沿うよ

うな軌跡となった。レーン C から落下させた C-M1.9-1 は

A-M2.5-2と同様に衝突高が高く，衝突角度が大きい。しか

しながら A-M2.5-2 とは異なり，土堤を貫通することなく

土堤上を転落しながら通過する軌跡となった。 

 

(3) エネルギー吸収性状 

図 13 に各ケースのエネルギーの時刻歴波形を示す。な

お，土堤に衝突した時刻を 0msとし，線速度エネルギーを

赤線で，回転エネルギーを青線で，線速度エネルギーと回

転エネルギーの和である全運動エネルギーを黒線で示して

いる。それぞれのエネルギーの算出方法は 3.1(2)中の式（1）

～（3）の通りである。図より，いずれの実験ケースとも土

堤衝突後，線速度エネルギー，回転エネルギー，全運動エ

ネルギーともに徐々に減少している。また，線速度エネル

ギーの減少よりも回転エネルギーの減少の方が緩やかにな

っており，時間とともに線速度エネルギーと回転エネルギ

ーが同じような値をとるようになることが読み取れる。こ

のことから，回転が作用した状態で土堤に衝突した場合，

土堤は重錘の線速度エネルギーを主に吸収し，回転エネル

ギーは線速度エネルギーほど吸収されないことで線速度エ

ネルギーと回転エネルギーが同じ値に近づくことが示唆さ

れるが，これについては今後の検討課題である。 

表 8に各ケースのエネルギー吸収率を示す。表中のエネ

ルギー吸収率は重錘が土堤衝突した時の運動エネルギーと

重錘が土堤の非衝突面側の法尻を通過したときの運動エネ

ルギーの減少分を衝突前の運動エネルギーで除して算出し

たものであり，線速度エネルギー，回転エネルギー，全運

動エネルギーの吸収率を示している。表から，土堤のエネ

ルギー吸収率は線速度エネルギーが 54～95%，回転エネル

ギーが 34%～77%，全運動エネルギーが 54%～89%となっ

ており，ケースによってばらつきが大きい。これは，土堤

への衝突条件がばらつき，ケースによって土堤衝突挙動が

異なったためであると考えられる。線速度エネルギーの吸

収率をみると，A-M2.5-2を除いたケースではエネルギー吸

 

（a）A-M2.5-1       （b）A-M2.5-2 

 

（c）B-M1.9-1       （d）B-M1.9-2 

 

（e）C-M1.9-1 

図 13 運動エネルギーの時刻歴波形（実規模土堤実験） 

 

 

（a）落下レーン A 

 

（b）落下レーン B 

 

（c）落下レーン C 

図 12 重錘軌跡図（実規模土堤実験） 
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収率が 84%～95%と多くのエネルギーを吸収しているが，

A-M2.5-2 は 54%と他のケースのおよそ半分のエネルギー

しか吸収していない。その理由として，A-M2.5-2は衝突高

が高く，土堤の天端付近に衝突した．そのため，すぐに土

塊が押し抜かれてしまったことで土堤が十分な耐力を発揮

できず，エネルギーを吸収しきれなかったためであると考

えられる。回転エネルギーの吸収率をみるとＡ-M2.5-2 を

除いた 4ケースで線速度エネルギーよりもエネルギー吸収

率が小さいことが分かる。このことから，ある程度低い高

さで衝突する場合には線速度エネルギーの方が回転エネル

ギーよりも吸収されやすいと推察される。さらに，質量が

1.9tの 3ケースの全運動エネルギーの吸収率と表 7の衝突

角度を比較すると，衝突角が大きい順にエネルギー吸収率

が大きくなっていることがわかる。このことから，エネル

ギー吸収率は衝突角度に依存すると推察される。 

図 14 と表 9 に各ケースの全運動エネルギー吸収率の時

刻歴データを示す。なお，小型土堤実験と同様，貫入によ

るエネルギー吸収と貫入後のエネルギー吸収の性状の違い

を評価するため，貫入終了時刻を 0msとした。なお，貫入

終了時刻は小型土堤実験と同様，土堤衝突時刻を 0msとし

たときに最大貫入量に至るまでの時間である。また，図の

エネルギー吸収率は衝突時刻と貫入終了時刻，土堤のエネ

ルギー吸収率の変動がほとんど終了した貫入終了後から

300msでの値をプロットしている。A-M2.5-2は土堤を貫通

しており，土堤衝突時は常に土堤に貫入していたため 0ms

までのデータとなっている。図より，いずれのケースも貫

入終了までのエネルギー吸収率の増加勾配の方が貫入終了

後のエネルギー吸収率の増加勾配よりも大きく，貫入によ

り多くのエネルギーを吸収している。これより，実規模土

堤実験も小型土堤実験と同様，土堤への貫入がエネルギー

吸収率に大きく影響を及ぼすといえる。しかしながら，表

6 の小型土堤実験での貫入によるエネルギー吸収率（貫入

終了から 0msのエネルギー吸収率）と比較すると小型土堤

実験よりもエネルギー吸収率が小さい傾向にあることがわ

かる。その理由として，回転エネルギーが線速度エネルギ

ーよりも吸収されにくいため，エネルギー吸収率が小さく

なったと考えられる。一方，貫入終了後のエネルギー吸収

率の増加勾配をみるとケース間のばらつきは少なく，いず

れのケースも同じ傾きをとっている。これより，土堤への

衝突条件がばらついても貫入終了後の駆け上がりによるエ

ネルギー吸収率はばらつきにくいと推察される。 

以上から，斜面から重錘を転落させることで土堤へ衝突

させる実規模土堤実験ではケースにより土堤のエネルギー

吸収率がばらつく結果となった。これは衝突高や衝突角度

等の土堤への衝突条件が異なったことで挙動にばらつきが

生じたことが原因であると考えられる。そのため，落石防

護土堤の性能設計確立のためには土堤に衝突する前の運動

形態であるポケットの反発・跳躍挙動にも着目し，土堤へ

の衝突位置や衝突角度に及ぼす影響について検討する必要

があることが分かった。 

 

(4) 土堤破壊性状 

図 15 に各ケースの実験終了後の土堤断面写真および変

形図を示す。土堤断面には衝突による土堤内部の変状を計

測するために着色砂を 5本埋設している。図には，着色砂

のせん断がみられた箇所を実線で，着色砂のせん断から予

測した想定すべり線を点線で追記している。 

図より，落下レーンＡの土堤断面にのみすべり線が発生

しているが，このすべり線は A-M2.5-2 の衝突の際に発生

したものであると考えられる。A-M2.5-2は衝突高，衝突角

ともに全 5ケースの中で最も大きかったために，土堤天端

を破壊しやすい条件で土堤に衝突し，土堤を貫通した。一

方，落下レーン B，C ではすべり線は発生していないこと

が分かる。落下レーン Bについては B-M1.9-1，B-M1.9-2と

もに衝突角がそれぞれ 21.84°，20.85°と小さく，土堤へ貫入

しなかったために土堤が変形されず，すべり線が発生しな

かったと考えられる。また，落下レーン Cについては衝突

角が 29.31°と比較的大きな角度で衝突し，土堤への貫入痕

もみられるものの，土堤衝突時の運動エネルギーが小さく，

すべり線の発生には至らなかったと考えられる。 

土堤の損傷度合いを定性的に比較すると，落下レーン A，

表 8 各エネルギー吸収率（実規模土堤実験） 

ケース名 

エネルギー吸収率（%） 

線速度 

エネルギー 

回転 

エネルギー 

全運動 

エネルギー 

A-M2.5-1 84 50 77 

A-M2.5-2 54 55 54 

B-M2.5-1 86 51 80 

B-M2.5-2 86 34 76 

C-M1.9-1 95 77 89 

 

 

図 14 貫入前後の全運動エネルギー吸収率の推移 

（実規模土堤実験） 

 

表 9 貫入前後の全運動エネルギー吸収率の推移 

（実規模土堤実験） 

ケース名 

全運動エネルギー吸収率（%） 

貫入終了からの時刻（ms） 

0 300 

A-M2.5-1 46 73 

A-M2.5-2 54 - 

B-M2.5-1 42 69 

B-M2.5-2 38 67 

C-M2.5-1 68 89 
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落下レーン C，落下レーン Bの順に損傷度合いが大きいと

判断できる。落下レーン Aの損傷度合いが最も大きくなっ

た理由として，重錘質量 2.5t，落下高さ 30mのため土堤衝

突時のエネルギーが他のレーンよりも大きかったことが挙

げられる。また，落下レーン Cの損傷度合いが落下レーン

B よりも大きい理由として衝突角が大きく，土堤へ貫入し

やすい条件で衝突したためであると考えられる。そのため，

衝突角が大きくなるほど土堤へ貫入しやすくなることで土

堤の損傷度合いが大きくなるといえる。 

 

4. まとめ 

 

本研究では落石防護土堤の性能設計法確立に向け，高さ

0.5mの土堤を対象とした小型土堤実験，高さ 2mの土堤を

対象とした実規模土堤実験を実施し，土堤のエネルギー吸

収性能や重錘の動的挙動について検討した。得られた知見

は以下の通りである。 

1) 小型土堤実験において，重錘は土堤に衝突後，土堤に

貫入し，その後は駆け上がりまたは跳躍挙動を示した。

重錘捕捉性能は土堤材料により異なり，粘性土，砂，

砕石の順に大きい結果となった。 

2) 小型土堤実験において，重錘の運動エネルギーは衝突

後約 50msにかけて急激に減少し，その後約 100msま

でには緩やかな減少または一定に転じた。衝突直後の

急激な減少は貫入によるもので，土堤への貫入がエネ

ルギー吸収率に大きく影響を及ぼすことが判明した。 

3) 小型土堤実験において，粘性土の重錘捕捉性能が最も

高くなる理由は砂よりも衝突時の土堤の変形が小さ

く，変形に対する抵抗が大きいことや圧縮変形するた

めに重錘の貫入を許すことが挙げられる。一方，砕石

は貫入しにくく，土堤が変形しにくい材料であったた

めにエネルギー吸収性能が十分に発揮できず，重錘捕

捉性能が低くなるものと考えられる。 

4) 実規模土堤実験において，重錘の土堤への衝突条件が

ケースによってばらついた。そのため，衝突時の挙動

がばらつき，土堤のエネルギー吸収率がばらついた。

よって，落石防護土堤の性能設計確立のためには衝突

する前の運動形態であるポケットの反発・跳躍挙動に

も着目し，土堤への衝突位置や衝突角度に及ぼす影響

を検討する必要があることが分かった。 

5) 実規模土堤実験において，小型土堤実験と同様に土堤

への貫入がエネルギー吸収率に大きく影響すること

が示された。しかしながら小型土堤実験よりも貫入に

よるエネルギー吸収率が小さくなる傾向がみられた。

その理由として，回転エネルギーが線速度エネルギー

よりも吸収されにくいことが挙げられる。 

6) 実規模土堤実験において，土堤の損傷度合いは落下レ

ーン A，落下レーン C，落下レーン Bの順に大きい。

落下レーンAの損傷度合いが最も大きい理由として，

土堤衝突時のエネルギーが最も大きいことが挙げら

れる。落下レーン C の損傷度合いが落下レーン B よ

りも大きい理由として，衝突角が大きく，土堤へ貫入

しやすい条件で衝突したためであると考えられる。そ

のため，衝突角が大きくなるほど土堤へ貫入しやすく

なることで土堤の損傷度合いが大きくなるといえる。 
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（a）落下レーン A                  （b）落下レーン B                 （c）落下レーン C 

図 15 土堤内部の変状（実規模土堤実験） 
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