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「道路政策の質の向上に資する技術研究開発」（平成２１年度採択） 

研 究 概 要 

番号 研究課題名 研究代表者 

No.21-4 
水分履歴を考慮した不飽和道路盛土の耐震性の評価法

と強化法 
京都大学 教授 岡 二三生

 
 

本研究では，豪雨や浸透水など水分履歴を考慮し，地盤探査方法改良，不飽和土の実験的な研

究，地震時の不飽和－飽和地盤の動的浸透－変形連成解析法の開発と遠心力実験を実施し，道路管

理の実務に資する耐震評価法や強化法を提案する．  

１．研究の背景・目的（研究開始当初の背景・動機、目標等） 
2004年新潟県中越地震，2007年能登半島地震での道路盛土の被害では，旧谷集水地形での道路

盛土の崩壊など水との相互作用がある場合，土構造体の安定性が大きく低下することが明らかにな

った．しかし，高含水時の土構造物の耐震性評価やその補強補修工法に関する研究が不十分であり，

耐震性の評価基準が定まっていない．本研究では，道路盛土の水分量や劣化状況の探査手法の開発，

不飽和土の動的力学挙動の把握と構成モデルの確立，地震時の不飽和－飽和地盤の動的浸透－変形

連成解析法の開発，遠心載荷振動台模型実験による道路盛土の動的挙動の把握を行い，水分履歴を

考慮した道路盛土の耐震性の評価法および強化法の確立を目的とし，研究を実施した．  

２．３ヵ年の研究内容（研究の方法・項目等） 
■不飽和土の繰返し変形特性と構成式の確立 

地震外力を受ける土構造物の締固め土を念頭に，不飽和砂質土の排気―排水，非排気―非排水条件での

繰返し三軸試験を実施し，繰返し載荷時における変形特性と時間依存性挙動を詳細に検討した．さらに，不

飽和土の繰返し弾粘塑性構成式の確立のため，構成式による要素シミュレーションを実施した． 
■盛土地盤の遠心載荷装置による振動実験 

降雨や地下水位上昇による水分履歴を受けた道路盛土の地震時安定性を評価する事を目的とし，含水比

の異なる不飽和盛土，浸透を受ける盛土，浸透後に水位低下させた盛土について動的遠心模型実験を実施し

た．また，浸透に対する盛土の強化法として，ドレーンを設置した実験を行い対策の効果を検証した． 
■多相系地盤の動的大変形解析法の確立 

不飽和－飽和地盤の空気－水－土骨格からなる多相系材料の大変形解析法を確立する事を目的とし，弾

塑性構成式を用いた多相連成有限要素法，有限変形理論に基づく有限要素法，及び粒子法による多相連成解

析を行った． 
■道路盛土内の水分量および劣化状況の物理探査 

2007年能登半島地震時に，能登有料道路の集水地形の高盛り土に発生した代表的な流動性崩壊

箇所（縦41断面1））を利用して高密度表面波探査連続波レーダーによる電磁波速度構造調査および

電磁波反射法構造調査を実施した．また，物理探査のキャリブレーションのため，表面波探査およ

びRIコーンによる地盤調査を行った．さらに，室内実験で電磁波速度と地下水位の関係を求めた．

３．研究成果（図表・写真等を活用し分かりやすく記述） 
淀川堤防砂を用いた不飽和砂質土の排気－排水，非排気－非排水条件での繰返し試験により，

不飽和土のひずみ速度依存性と繰返し力学特性を明らかにし，弾粘塑性構成式によるシミュレーシ

ョンによって不飽和土の構成モデルを確立した．また，盛土基礎地盤や切土斜面で問題となる軟岩

についても，繰返し特性を含む力学特性を明らかにし，弾粘塑性構成式を確立した．  
動的遠心模型実験によって，盛土全体の含水比が高い場合および浸透水がある場合に大変形が

起こり，水位低下後でもなお大きな変形が発生する事を明らかにした．不飽和盛土内への浸透過程

では，盛土内に空気が封入され部分的に飽和した箇所を水が流れる事を明らかにした．排水工が法

尻への浸透を防ぎ，動的載荷による変形を抑制するメカニズムを明示した．  
不飽和土の弾塑性構成式を用いた多相連成有限要素法による，動的遠心載荷試験のシミュレー

ションを実施し，不飽和盛土の破壊メカニズムを詳細に明らかにした．2007年能登半島地震による

能登有料道路の盛土崩壊事例の解析で，水の浸透によって盛土が大変形を起こす挙動を再現し，解

析法の適用性を示した（図-1）．また，間隙空気圧と間隙水圧の挙動を同時に解析する，有限変形

多相連成有限要素法，大変形を高精度で解析可能な粒子法を用いた多相連成解析法を開発した．さ

らに，慣用設計法と本研究の提案手法の比較および解析例を示し，水分履歴を考慮した不飽和道路
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盛土の地震時の耐震性の評価には，本研究の解析手法の適用性が高い事を示した．  
連続波レーダー探査によって盛土内の地下水位を評価し，電磁波速度から地盤構造の推定を実

施した．室内実験で，地下水位と電磁波速度の関係を求め，連続波レーダー探査の結果のキャリブ

レーションを行った．RIコーンによる地盤調査を実施し，盛土内の物性と地下水位を測定した．ま

た，表面波探査により地盤物性を測定した．これらの結果で，連続波レーダー探査結果を補完し，

総合的に盛土内の水分量と物性を評価する手法を示した（図-2）．  

   
(a) 飽和度分布図               (b) 変位ベクトル図 

図-1 浸透を受ける盛土の地震時浸透－変形連成解析結果（能登有料道路盛土，縦 38） 

 
図-2 S波速度構造図と電磁波速度構造図の比較  

４．主な発表論文（研究代表者はゴシック、研究分担者は下線） 
1） 中島康介，岡二三生，木元小百合，肥後陽介，松本真明，不飽和砂質土の繰返し三軸試験と弾粘塑性構成式による

シミュレーション，土木学会全国大会，第 65 回年次学術講演会講演概要集，札幌，Ⅲ-095 (DVD-ROM)，2010，9.
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4） 肥後陽介，岡二三生，木村亮，木元小百合，土井達也，李忠元，衣川哲平，排水工を施した不飽和道路盛土の動的
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 不飽和土や軟岩の着実な実験データの蓄積によって構成モデルを改良し，遠心模型実験結

果や被災事例のシミュレーションによるキャリブレーションを行う事で，本研究の解析手

法は水分履歴を考慮した盛土の地震時変形量照査法としての適用が可能である．  
 遠心模型実験のデータとその解析結果は，水分履歴を受けた道路盛土の変形メカニズムを

明示するものであり，予測解析手法のキャリブレーションや対策法の考案に有効である．  
 電磁波速度及び体積含水率のデータの蓄積により，精度の高い相関関係の検討，比誘電率

と体積含水率の定量的評価を進める事で，実務に供し得る探査法となり得る．  
 長時間の繰返し載荷，予測される地震動，豪雨などの水分履歴を考慮した，今後予想され

る外力に対する不飽和盛土の挙動を評価することが必要である．  
 本研究の技術的成果を道路盛土の耐震化に役立てるため，大学，学会，産業界，各種法人

や行政組織などと連携しながら普及に務めることが望まれる．  
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本研究で確立した多相連成動的解析手法は，浸透水を有する盛土，液状化の可能性がある盛土など，慣

用設計法の適用範囲外の条件における，道路盛土の安定性照査法として適用可能である． 

さらなる実験データの蓄積によって電磁波速度と水分量の相関関係の精度を向上させる事で，実際の道

路盛土内の水位と物性の探査手法を実務へ適用する事ができる． 
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第１章 はじめに 
 

 

 

 

1.1 研究の背景と目的 
 
(1)  背景 
多くの機関で地震・豪雨災害の減災対策が研究開

発されている．土構造物の耐震に関しては，阪神大

震災以降，基準の改定や研究が進められてきた．ま

た，道路については，平成14年に道路橋示方書法V
耐震設計編1)が改定され，すべての道路・河川土構造

物に関東大震災級のプレート地震や阪神大震災級の

レベル2直下型地震に対しても機能が保てるような

強度が求められている． 
平成16年の中越地震での斜面，盛土崩壊，平成19

年の能登半島沖地震，新潟県中越沖地震，平成20年
の岩手・宮城内陸地震での道路盛土や斜面の崩壊な

ど地震による土構造物の被害が数多く発生している
2), 3)．道路盛土や堤防など土構造物の耐震性には，現

在以下のような問題がある． 

・ 道路盛土の挙動を予測解析する場合，土構造物

の不均一性を考慮することが必要であるが，実

際の道路盛土の水分量の不均一分布と履歴の

データが不明である． 

・ 豪雨や洪水前後および豪雨洪水・地震同時発生

時などの高含水時の土構造物の耐震性評価や

その補強補修工法に関する研究が不十分であ

り，耐震性の評価基準が定まっていない．さら

に，地震直後の耐豪雨性も緊急の課題である． 

・ 飽和地盤に比較し，不飽和地盤の研究が不十分

である．旧谷集水地形での道路盛土の崩壊など

水との相互作用がある場合，土構造体の安定性

が大きく低下することが明らかになっている

が，地震時の飽和―不飽和地盤の動的多相連成

挙動の予測解析法が確立されていない． 

・ 境界値問題の解析に必要な不飽和土の構成式

が確立されていない．また，不飽和土の動的繰

返し時の実験・実測データ，土の構成モデルの

サクション依存性のデータは非常に少ない．さ

らに，風化軟岩の繰返し挙動が明らかでなく，

構成式も確立していない． 

・ 浸透や液状化が発生する場合，不飽和から飽和

への遷移領域が存在することとなるが，不飽和

地盤の変形の局所化から破壊にいたる領域の

大変形解析法は確立されていない． 

・ 土構造物はこれまで建設後強くなると考えら

れ，締固め土の維持補修の考えが弱く，その劣

化メカニズムも明らかになっていない． 
 

(2)  目的 
 本研究の目的は，以上のような問題点の多くを解

決し，豪雨や浸透水などの水分履歴を考慮した，道

路盛土の耐震性の評価法および強化法の確立する事

であり，以下のような一連の研究を実施する． 
1) 各種物理探査による盛土構造物の不均一性の解明 

本研究では飽和度，締固め度や粒度（シルト，砂，

まさ土など），周波数を変えて電磁波速度の計測を行

いう．また，原位置でも計測を行うとともに，表面

波探査との結合により，土構造物の電磁探査による

土構造物の水分量分布と不均一性の解明を行う． 
2) 不飽和土および軟岩の動的挙動の把握と構成関係

の確立 
不飽和土の問題に対しては，動的静的問わず解析

に用いる不飽和土の構成式の確立を行う．繰返し載

荷時の実験を行い，構成モデルのパラメータのサク

ション依存性を明確にする．また，地震など動的な

載荷時には，排水排気条件は満たされないため，非

排気条件での実験を行う．実験結果を基に飽和，不

飽和の砂と粘土に対して，弾塑性構成式及び弾粘塑

性モデルを誘導する．さらに，μフォーカス X 線 CT
装置を用いて，変形中の形状を精度よく計測し，そ

れをもとに，体積変化特性に関する構成式を見直す．

平成 16 年の新潟県中越地震では，砂粒度の凝灰岩，

風化や地震で劣化した砂岩や泥岩で地震による斜面

崩壊や地すべりが多発した（千木良, 20074)）が，こ

のような地盤での耐震性の評価には材料の微視的内



 

4 

部構造の破壊，劣化を考慮した動的繰返し構成モデ

ルが必須である．このため，動的繰返し試験を凝灰

岩や砂岩に対して実施し，粘性土のモデルを基礎に

軟岩に対する繰返しモデルを構築する．ひずみの進

行に伴う構造の変化は電子顕微鏡と μフォーカス X
線 CT を用いて観察を行う． 
3) 不飽和－飽和地盤の解析法の確立 

液状化が発生する場合や浸透が発生する場合，不

飽和から飽和への遷移領域が存在することとなるが，

変形と浸透を同時に解析する手法が確立していない．

堤防や道路などの土構造物に水が流入した場合変形

破壊特性の変化があると考えられているが，水分量

の分布や内部構造の変化とそれが巨視的な挙動へ与

える影響は十分明らかになっていない．このような

点から，本研究では 3 相連成解析法を確立する． 
次に，地震時や浸透破壊時の液状化による大変形

や側方流動を解析するため，飽和地盤および不飽和

土構造物の大変形解析を updated Lagrangian 及び粒

子法の 1 つである MPM（Material point method）と呼

ばれている方法(Sulsky ら 19945)，小長井ら 20016))
を多相系材料に適用できるよう拡張し，新たな解析

法を確立する．このような詳細解析法により，地震

や浸透変形破壊時の土構造物の破壊について円弧す

べり解析など慣用法による耐震，耐豪雨性の評価法

の見直しを行う． 
4) 道路盛土を対象とした遠心載荷振動台模型実験に

よる盛土強化法の提案 
2)と 3)で述べた解析法の検証を行うとともに，強

化法に対する遠心載荷模型実験を行う． 
盛土の洪水時や地震時，豪雨洪水前後および豪雨

洪水・地震同時発生時などの高含水時の対策や補修

としての補強工法に関する評価基準が定まっていな

い．例えば，排水のためのドレーン工法は地震時液

状化と豪雨時とでは必ずしも同じ設計とはならない

ため，その合理的な選定が必要である．これは，イ

ンフラ構造物の経済的な建設という意味でも重要で

ある．このため，模型実験結果や被害事例を開発す

る構成式と大変形解析法を用いてシミュレーション

を種々の条件化で実施し，有効で経済的な対策法を

提案する． 
5) 降雨履歴や浸透流を考慮した地震時道路盛土，道

路斜面の詳細被害予測法の提案，耐震性評価法と強

化法の提言 
以上の研究により，慣用予測法との比較を行うと

ともに，降雨履歴を考慮した地震時道路盛土の詳細

被害予測法の提案，耐震性評価法と強化法を提言す

る． 
各年度間の研究テーマの関係は図1-1に示すとお

りである． 
 

参考文献 
1） 社団法人日本道路協会，道路橋示方書・同解説－Ⅴ
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2） 国土交通省 国土技術政策総合研究所，独立行政法人 
土木研究所: 平成 16 年（2004 年）新潟県中越地震土

木施設災害調査報告，2004.  

3） 国土交通省国土技術政策総合研究所，独立行政法人

土木研究所，独立行政法人建築研究所，平成 19 年

（2007 年）能登半島地震被害調査報告，2008.  
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測－，近未来社，2007.  

5） Sulsky, D., Chen, Z. and Schreyer, H.L., A particle 
method for history-dependent materials, Comput. 
Methods Appl. Engrg., 118, pp.179-196, 1994.  

6） Konagai, K. and Johansson, J., Two dimensional 
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図1-1 研究フローと実施内容 
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第２章 災害データおよび既存の研究 
 

 

 

 

2.1 概説 
 
本節では，国内および国外における道路盛土を中

心とした土構造物の地震災害データを収集した結果

および，著者らにより実際に調査した結果を示す．

既存のデータについては見直しを行い，調査結果と

併せて地震時の土構造物の被害メカニズム，現実に

採用されている排水工法などの強化法を研究した． 
2004年（平成16年）新潟県中越地震では台風23号

による豪雨後に，2007年（平成19年）能登半島地震

では降雨後に大地震が発生し，土構造物に大きな被

害をもたらした． 
また，近年海外でも大きな地震が発生しており，

2008年四川大地震や2009年イタリア中部地震など海

外における地震時道路盛土被害についてもデータ収

集を行うとともに，土構造物耐震化の国際的知見を

調査した． 
 

2.2  2004年（平成16年）新潟県中越地震 
 2004年新潟県中越地震の災害データを収集すると

ともに1), 2), 3), 4)，特に水分と盛土被害の関係を調べる

ため，図2-1に示す地点において現地調査を行った．

新潟県中越地震は台風23号による豪雨の直後に発生

したM6.8の内陸型大地震であった．地震発生の3日
前，震源付近の気象庁観測点（長岡，小国）で100mm
以上の日降雨量を観測しており5)，降雨による被害も

甚大であった． 
 
2.3  2007年（平成19年）能登半島地震 

2007年能登半島地震の災害データを収集するとと

もに6)，特に水分と盛土被害の関係を調べるため，図

2-6に示す地点において現地調査を行った．能登半島

地震は，地震数日前からの降雨後における大地震で

あった．石川県志賀では，地震前日の24日には10mm，

22日には10mmの降雨があり，当日も6mmの雨が降

っている5)．震源は能登半島西岸部に位置し地震規模

はM6.9であった． 

地震によって能登有料道路の盛土区間で多くの崩

壊が発生した．主に山間地を南北に走る能登有料道

路の盛土区間は，傾斜地盤上に盛土が建設されてお

り基盤と盛土の境界をすべり面として崩壊している

ケースが多く見られた．また，旧表土層は固結性が

低く，透水性が高い腐植土層からなり，この層に降

雨などによる水が存在した事が崩壊の要因となって

いる可能性がある． 
写真2-1に越の原IC付近の復旧後の被災盛土を示

す．いずれの崩壊地も法尻部には道路縦断方向に沢

が走っており，排水溝には流水が見られた． 
 

 

写真2-1 集水地形に建設された盛土（越の原IC付近，復

旧後） 
 
2.4  2007年（平成19年）新潟県中越沖地震 
 2007年新潟県中越沖地震における土構造物の災害

データを収集した7)．新潟県中越沖地震は平成19年7
月16日に発生したM6.8の大地震であり，道路盛土も

被害を受けた． 
国道8号線の柏崎市鯨波地先では，盛土高10m程度

の片盛土が，のり片から崩壊した．この盛土では，

のり先液状化によると考えられる噴砂が見られてい

た．当該地は傾斜した地山に施工された片盛土であ

るが，盛土中腹からのり先にかけては粘性土層の上

に砂質土層が堆積しており，N値が2程度と低かった
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事と，盛土内の地下水位が比較的高かった事から，

この層で液状化が発生した事と盛土内への浸透水の

影響が崩壊の要因として考えられる． 
 

2.5  2008年（平成20年）岩手・宮城内陸地震 
 2008年岩手・宮城内陸地震における土構造物の災

害データを収集した8)．岩手・宮城内陸地震は平成20
年6月14日に岩手県と宮城県の県境付近を震源とし

て発生し，地震規模はM7.2であった．多くの斜面崩

壊などの土砂災害が発生し，大規模崩壊が発生した

荒砥沢ダムでは1000galを超える加速度を計測した

が，道路盛土の被害は限定的で大規模な崩壊に至っ

た事例は無かった．一部の沢埋め盛土や沢に平行し

て建設された盛土では，比較的規模の大きいクラッ

クや段差が発生していた．大規模崩壊が少なかった

要因としては，被災地域において地震発生前の一週

間程度の降雨量が少なかった事が考えられる． 
 
2.6  2009年（平成21年）駿河湾の地震 
 2009年（平成21年）駿河湾（静岡）の地震におけ

る東名高速道路の盛土被害データを収集した9)．駿河

湾の地震はM6.5で，最大震度6弱（静岡県伊豆市，

焼津市，牧之原市，御前崎市）で建物や土構造物の

被害は大規模なものではなかったが，東名高速道路

の盛土が一部崩壊した．事後調査結果によると当該

地は集水地形となっており地下水面は高くなってい

た．また，盛土材として用いられた泥岩が長期にわ

たる水の作用により風化し，強度低下を起こすと共

に透水性も低下し，水位が上昇した可能性がある．

盛土の法面には竹林が侵入した事がわかっており地

下水位が高かった事がわかる．このように，地震の

発生時に盛土内の水位が高かった事が崩壊の要因と

考えられる． 
 
2.7  2011年（平成23年）東北地方太平洋沖地震 
 2011年（平成23年）東北地方太平洋沖地震におけ

る盛土被害データを収集した10)．東北地方太平洋沖

地震は2011年3月11日に発生したM9.0の長時間にわ

たる海溝型巨大地震で，栗原市築館で最大震度7を観

測し，その他宮城県や茨城県など多くの地点で震度6
強を観測した．国道4号線，国道6号線，国道45号線

などの道路盛土に大きな被害が生じた．このうち福

島県双葉郡広野町における国道6号線崩壊箇所では，

沼池に近接して建設された盛土が崩壊しており，盛

土の基礎地盤部の水分量が高かった可能性が指摘さ

れている． 
 
2.8 国外における地震時の土構造物の災害デ

ータ 

 
国外における地震について，2008年四川大地震と

11),12),13)，2009年イタリア・ラクイア地震14)の土構造

物の災害データを収集した． 
四川大地震は，M7.9の非常に大きな地震外力が土

構造物に作用し，大規模な地すべり，岩盤斜面の崩

落，崩土による天然ダムなどが多数発生した．道路

構造物についても壊滅的な被害が発生している事が

わかった．また，大規模な噴砂などの液状化の痕跡

も多数見られている事から，土中の間隙水の挙動が

土構造物の被害にも影響を及ぼしていると考えられ

る． 
イタリア・ラクイア地震では，道路盛土において

側方流動によって分離された土塊ブロック間のきれ

つ幅が多地点で計測されている．ここでは，背面斜

面から豊富な伏流水が供給され，地下水もかなり高

く，地震動により表土層内の水圧が上昇したことが

原因として挙げられている． 
以上のように海外における盛土被害においても水

分履歴と盛土崩壊の関係は非常に強い． 
 
2.9 国内外における既往の研究 
 
(1)  国内の既存の研究 
盛土への水分の浸透を考慮した動的模型実験のう

ち，1g 場における模型実験の例としては一井ら

(2005)15），廣瀬ら(2009)16）などの例が挙げられる．1 g 
場での模型実験は実物大試験を除き実物の自重応力

状態を再現することができないため，実際の現象を

正確に再現できない可能性がある． 
小型の模型で実物の自重応力状態を再現できる実

験手法として，遠心模型実験が挙げられる．遠心模

型実験による研究としては，Hayashi et al. (1998)17），

(2002)18），Matsuo et al. (2002)19），杉田ら(2006)20）21）

などが挙げられる．これらの研究では，盛土高さ，

盛土勾配，含水比，盛土材料の異なる不飽和片盛土

に対して，異なる入力加速度を入力し，盛土高さ，

盛土勾配，含水比，盛土材料，入力加速度の違いが

盛土の変形，応答加速度に与える影響，あるいは浸

透を考慮した盛土の安定性が実験的に考察されてい

る． 
これらの研究は，定性的に水分の影響で盛土の耐

震性が低下する事を示しているが，研究事例が少数

であり，不飽和土の力学を適切に考慮した数値解析

を併せて行うなど，更なるデータの蓄積と定量的な

研究が必要である． 
 
(2)  国外の既存の研究 
土構造物の耐震化技術および水分履歴を考慮した

実験的研究，盛土や斜面の破壊に関する土－水－空

気－熱－化学の多相連成解析法に関する解析的研究

について情報収集を行った22)．2009年10月にアレキ

サンドリアで開催された17th International Conference 
on Soil Mechanics and Geotechnical Engineeringでは，

全世界の地盤工学分野の研究者が集まり最先端の研

究や技術が発表された．地震動に対する地盤挙動や

土構造物に関する研究も多く発表されており，ジオ

グリッドや杭などの補強法に関する研究が多く行わ

れていた．一方，不飽和盛土の耐震性評価や水分を

考慮した研究は見られなかった． 



 

7 

(1)で示した通り，過去の国際学会や国際学術雑誌

には，遠心載荷装置による不飽和土に浸水を考慮し

た振動台実験が報告されているが，研究事例は少数

であった．不飽和土を取り扱い水分履歴までを考慮

した実験と解析による地震時の盛土の安定性に関す

る総合的な検討は，世界的に見て未だ研究段階であ

ると言える． 
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第３章 不飽和土の繰返し変形特性と構成式の確

立 
 

 

 

3.1 概説 
 
本研究では地震外力を受ける土構造物の締固め土

を念頭に，不飽和砂質土の排水―排気，非排気―非

排水条件での繰返し三軸試験を実施した．特に，繰

返し載荷時における変形メカニズムと時間依存性挙

動を明らかにするため，排水―排気および非排気―

非排水条件下でひずみ速度の異なる繰返し三軸試験

を実施し，変形挙動の違いについて詳細に検討した． 
また，不飽和土の繰返し弾粘塑性構成式を導出し，

試験結果の再現を試みた．試験結果の再現には，構

成式による要素シミュレーションを実施した． 
さらに，盛土の基礎地盤となっていると考えられ

る軟岩の巨視的な繰返し力学挙動のモデル化につな

げるため，不飽和軟岩の内部構造をμフォーカスX
線CT装置を用いて可視化した． 

 

3.2 不飽和土の繰返し三軸試験 
 
(1)  実験試料 
 本研究で使用した試料は，一部道路として供用さ

れている淀川堤防で用いられている砂を用いた．試

験には2mm以下にふるい分けした砂とシルトを混合

した試料を用いており，細粒分を約27%含み，

D50=0.29mmの粒径分布の良い砂質土である．均等係

数は71.4，土粒子密度は2.661g/cm3である．試料の粒

径加積曲線を図3-1に示す．含水比を調整した試料を，

締固め度85%になるよう静的に締固めて，高さ10cm
直径5cmの供試体を作成した． 
 

(2)  実験装置及び試験条件 
 不飽和土の三軸試験については，既往の研究では

排気－排水条件で行われるか，非排気条件でも間隙

空気圧は測定されない場合がほとんどであるが，本

研究では非排気－非排水条件で試験を行い，間隙水

圧と間隙空気圧を独立に制御・計測している．その

ため，供試体下部にAEV (Air Entry Value) 約250kPa
の微細多孔質膜2枚付のペデスタルを，上部にポリフ

ロンフィルターを設置した三軸試験装置を用いた．

体積変化については，側方変位をギャップセンサー

にて測定することによって計測した．また，非排気

試験を行う際に精度よく間隙空気圧を計測するため，

供試体上部に空気圧作動式バルブを設置しセル外部

から空気圧を与えることによりバルブを開閉し，上

部ペデスタルに設置した圧力計で計測を行った． 
 試験は排気－排水条件で初期サクション10kPa，
50kPa，軸ひずみ速度0.1%/min，0.75%/min，非排気

－非排水条件で初期サクション10kPa，軸ひずみ速度

0.1%/min，0.75%/minとして繰返し三軸試験を行い比

較した．なお，すべての試験でセル圧を300 kPa，間

隙空気圧を200 kPaとし，間隙水圧を制御することで

異なるサクションを与えている．載荷については載

荷除荷過程とも軸ひずみ速度制御で行い，応力振幅

は50 kPaとした． 
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図3-1 実験に用いた試料の粒径加積曲線 

 
(3)  応力変数 
 まず結果の整理に用いた応力変数について述べる．

本研究では間隙空気圧と間隙水圧をそれぞれ別の経

路で計測するため，以下の変数を用いて整理してい

る． 
間隙空気圧： au ，間隙水圧： wu ，サクション：
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a ws u u  ，平均骨格応力： ' F
m m P   , 

(1 )F
r a r wP S u S u    

ここで， m は平均主応力  1 32 / 3m    ， FP は

間隙空気圧と間隙水圧にそれぞれの飽和度を乗じて

足し合わせた平均間隙圧， rS は飽和度である．なお，

ここで定義した平均骨格応力は後述する弾粘塑性構

成式中の骨格応力テンソルの第一不変量である．な

お，ここでは，圧力，応力とも圧縮を正としている． 
 
3.3 排気－排水試験結果 
 本節では，排気‐排水条件下で行った繰返し載荷

試験結果について検討する．排気‐排水試験では，

間隙水，間隙空気ともに出入りが自由であり，間隙

圧を制御して行う試験であるため，試験中のサクシ

ョンは一定に保たれている．実地盤においては，堤

防の表層部などが排気‐排水状態にあると想定され

る． 
以下に排気－排水条件下における初期サクション

水見速度の影響について述べる．また，表3-1に各ケ

ースにおける供試体諸量を示す． 
 
(1) サクションの影響 
 図 3-2 に締固め度 85%，応力振幅 50kPa，ひずみ

速度 0.1%/min の応力－ひずみ関係を示す．図 3-3 に

締固め度 85%，応力振幅 50kPa，ひずみ速度 0.1%/min
の軸ひずみ‐体積ひずみ関係を示す．体積ひずみの

発生量は初期サクションが大きいほど抑えられてお

り，初期サクションによる変形に対する強度の増加

が見られる．とくに初期での体積ひずみの発生が大

きく出ていて，繰返し載荷が進行するにつれてひず

みの発生は抑えられていく．また，全てのケースに

おいて，繰返し載荷 1 回目で圧縮方向に軸ひずみ，

体積ひずみが発生して応力が反転した後，同じ経路

をたどって戻っており，弾性的挙動が見られた．こ

の原因として考えられるのは，ひずみ速度 0.1%/min
で載荷した場合，軸差応力が 50kPa に達するまでの

時間内に排気・排水がほとんど行われず，空気が圧

縮したためである．  
 
(2) ひずみ速度の影響 
 初期サクション 50kPa における，ひずみ速度

0.1 %/min，0.75%/min の実験を実施したが，大きな

違いは見られなかった． 
表 3-1 せん断前の供試体諸量（排気－排水） 

Sample No. Cem- 
D0-1-A

Cem- 
D10-1-A 

Cem- 
D50-1-A

Cem- 
D50-2-B

Void ratio 0.652 0.652  0.655  0.659 
Saturation (%) 66.4 53.7  40.2  51.7 

Wet density 
(g/cm3)  

1.87 1.82 1.77 1.81 

Strain rate 
(%/min) 

0.1 0.1 0.1 0.75 
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図 3-2 応力－ひずみ関係（排気－排水条件，サクションの影響） 
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図3-3 体積ひずみ－軸ひずみ関係（排気－排水条件，サクションの影響） 
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3.4 非排気－非排水試験結果 
 不飽和三軸試験には，前述した排気-排水試験，排

気-非排水試験が主に行われており，Wulfsohn1)らが

行った排気-非排水試験では，間隙空気圧が一定に保

たれたまま間隙水圧が減少するため，サクションが

減少していくことが分かっている．しかし，非排気

条件下の試験はあまり行われていない．地震時の不

飽和地盤内部においては，地盤の透気・透水速度に

比べて変形が速く進むため，間隙水，間隙空気が出

入りできず，非排気-非排水状態に近い状態であると

想定できる．また，降雨等により地表面が非排気状

態になる場合もあり，非排気-非排水試験を行い力学

的挙動を把握する必要がある．以下に非排気-非排水

条件下において初期サクション，ひずみ速度が繰返

し載荷時における不飽和砂質土の挙動に及ぼす影響

について述べる．また，各ケースのせん断前の供試

体諸量を表3-2に示す． 
 

表 3-2 せん断前の供試体諸量（非排気－非排水） 

Sample No.  Cem- 
U0-1-A 

Cem- 
U10-1-A 

Cem- 
U50-1-A 

Cem- 
U10-2-A

Void ratio  0.649  0.656 0.637 0.649 
Saturation (%) 55.3 53.7 52.5 54.9 

Wet density 
(g/cm3)  

1.83 1.82 1.85 1.83 

Strain rate 
(%/min) 

0.1 0.1 0.1 0.75 

 
(1) サクションの影響 
 図3-4に締固め度85%，応力振幅50kPa，ひずみ速

度0.1%/minの応力－ひずみ関係を示す．図3-5に締固

め度85%，応力振幅50kPa，ひずみ速度0.1%/minの軸

ひずみ‐体積ひずみ関係を示す． 
 図 3-6 に締固め度 85％，応力振幅 50kPa ひずみ速

度 0.1%/min の応力径路を示す．また，図中に淀川堤

防砂の破壊線を併せて示す．同一試料で行った圧縮

載荷試験結果によると，圧縮時の破壊応力比 は，締

固め度 85%で 1.45 である．この値とモール-クーロ

ンの破壊規準より摩擦角 を求め，伸長時の破壊応力

比 を算定すると 0.978 となる．  
初期サクション 0kPa のケース Cem-U0-1-A では，

平均骨格応力が初期の 101.5kPaから徐々に減少して

いき，繰返し載荷 10 回終了時に 91.0kPa まで減少し

た後，増加に転じ，繰返し載荷 50 回終了時には

102.5kPa にまで上昇した．これは，以下の式から説

明できる．  

 F
m m m a rP u s S         

ここで，S はサクションを表す．ケース Cem-U0-1-A
では初期で間隙空気圧が増加した後，減少していく．

そのため，上式に示すようにサクションが 0kPa の場

合，平均骨格応力は間隙空気圧が増加すると減少し，

間隙空気圧が減少すると増加する．したがって，ケ

ース Cem-U0-1-A では初期で間隙空気圧が増加した

後，減少していく結果となった．それ以外のケース

では，繰返し載荷とともに平均骨格応力は徐々に減

少している．また，初期サクション 50kPa のケース

Cem-U50-1-A では平均骨格応力の減少量が大きくな

ったことにより，体積ひずみの発生も大きくなった．  
初期サクション 0kPa では，セラミックディスクの

方が大きく減少し，初期サクション 10，50kPa では，

微細多孔質膜の方が大きく減少している．この結果

が体積ひずみの発生量にも影響している．  
 図 3-7 に締固め度 85％，応力振幅 50kPa ひずみ速

度 0.1%/min の間隙圧時刻歴を示す．間隙空気圧と間

隙水圧の差がサクションである．初期サクションが

大きいほどサクションの減少が大きくなっている．

間隙圧時刻歴より，初期サクション 0kPa のケース

Cem-U0-1-A では初期で間隙空気圧が増加した後，減

少している．また，初期サクション 10kPa のケース

Cem-U10-1-A では間隙空気圧が約 216kPa まで増加

しており，その他のケースでは 209kPa 以下となって

おり，初期サクション 10kPa のケースがより増加し

ている．したがって，Cem-U50-1-A はサクションが

減少し，間隙空気圧の上昇量は変わらないので，平

均骨格応力がより大きく減少したことが分かる．  
初期サクション 0kPa では，サクションの変化はほ

とんどなく，間隙圧は最初上昇していくが繰返し載

荷が進むにつれて減少していく．また，初期サクシ

ョン 10，50kPa では，圧密時間を長くとった微細多

孔質膜のケースでは間隙圧がともに上昇し続け，間

隙水圧が間隙空気圧に近づいていくため，サクショ

ンが低下する． 
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図 3-4 応力－ひずみ関係（非排気－非排水条件，サクションの影響） 
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図 3-5 体積ひずみ－軸ひずみ関係（非排気－非排水条件，サクションの影響） 
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図 3-6 応力径路（非排気－非排水条件，サクションの影響） 
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図 3-7 間隙圧時刻歴（非排気－非排水条件，サクションの影響） 

 
(2) ひずみ速度の影響 
 ひずみ速度 0.1%/min と 0.75%/min の非排気‐非排

水繰返し試験の結果から，いずれも繰返し載荷に伴

い，体積圧縮ひずみが蓄積したが，ひずみ速度の低

い 0.1%/min の方がやや大きかった．ひずみ速度

0.1%/minでは繰返しせん断時にサクションが減少す

るため強度が低下したと考えられる． 
 

以上の実験結果より，不飽和淀川堤防砂について，

今回の試験条件においては細粒分を含む飽和土にみ

られるような，顕著な時間依存性挙動はみられなか

ったが，非排気‐非排水条件ではひずみ速度が小さ

いほうが体積圧縮ひずみの蓄積量がやや大きくなる

傾向がみられた．これは土骨格の時間依存性（クリ

ープ特性）と，間隙流体の時間依存性の両方に起因

すると考えられる．今後，さらに種々の地盤材料や

載荷条件下でデータを蓄積することにより，詳細に

検討する必要がある． 
 

3.5 不飽和土の繰返し弾粘塑性構成式 
 

(1) 応力変数 

 土骨格の変形を決定する応力の定義については，

飽和土では Terzaghi の有効応力を用いるが，不飽和

土では気体の圧力を考慮して定義する必要がある．

以下では多相混合体理論に基づいて土骨格に働く応

力変数を定義する．多相混合体理論では，土・水・

空気の３相からなる連続体の重ね合わせとして捉え

る． 

ij
F

ijij P  '               (2-1) 
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  1F W G
r rP s P s P  

          
(2-2) 

ここで， ij は全応力テンソル， ij' は土骨格に働く

骨格応力テンソル，PFは平均間隙圧力， ij はクロネ

ッカーのデルタ，
WP は間隙水圧，

GP は間隙空気圧，

rs は液相の飽和度である． 
 
(2) 不飽和土の繰返し弾粘塑性構成式 

Oka et al. (2008)2), (2010)3)は飽和土の弾粘塑性構成

式中の応力変数を骨格応力テンソルに置き換え，さ

らにサクションを応力変数として用いることにより，

不飽和土の構成式に拡張した．さらに，繰返し載荷

に適用するため，移動硬化を考慮した弾粘塑性構成

式を提案した．また，平均骨格応力に関する非線形

移動硬化を取り入れて拡張した (Shahbodagh Khan 
(2011)) 4) ものを用いる． 
 

3.6 排気－排水試験のシミュレーション 

本節では，弾粘塑性構成式を用いて排気-排水三

軸試験のシミュレーションを行った結果を示す．解

析に用いたパラメータを表 3-3 に示す．これらのパ

ラメータは三軸試験結果およびカーブアジャスティ

ングによって決定できる．ここで，m， 01C ， 02C は

粘塑性パラメータ， maf ，は内部構造変化を表す

パラメータ， IS ， ds はサクションが圧密降伏応力お

よび塑性剛性に与える影響を表すパラメータ， *
0B ，

*
1B ， *

2B ， fC ， *
2A は移動硬化に関するパラメータ，

はせん断ひずみ－せん断弾性剛性関係に関するパラ

メータである。 
図 3-8 に応力－ひずみ関係，図 3-9 に軸ひずみ－

体積ひずみ関係をそれぞれ示す．図 3-2 及び図 3-3
で示した繰返し載荷時の挙動を再現している． 

 
 

-0.50 -0.25 0.00 0.25 0.50
-100

-50

0

50

100

 

   
q 

  (k
P

a)

Axial strain (%)

Simulation
0.1%/min

-0.50 -0.25 0.00 0.25 0.50
-100

-50

0

50

100

0.75%/min

 

   
q 

  (k
P

a)

Axial strain (%)

Simulation

  

-1.0 -0.5 0.0 0.5 1.0
2.0

1.5

1.0

0.5

0.0

Axial strain (%)

 

 

 
  

   v
    (%

)

Simulation
0.1%/min

-1.0 -0.5 0.0 0.5 1.0
2.0

1.5

1.0

0.5

0.0

0.75%/min
Simulation

Axial strain (%)

 

 

 

 
  

   v
    (%

)

 
(a) ひずみ速度 0.1 %/min (b) ひずみ速度 0.75 %/min (a) ひずみ速度 0.1 %/min (b) ひずみ速度 0.75 %/min 

図 3-8 応力－ひずみ関係 図 3-9 軸ひずみ－体積ひずみ関係 
（排気－排水条件，シミュレーション） （排気－排水条件，シミュレーション） 

 
 

表3-3 解析に用いた材料パラメータ 

Strain rate (%/min)  0.1, 0.75  

Suction， s  (kPa)  50   

Initial mean skeleton stress (kPa) 125 

Compression index，   0.0608   

Swelling index，   0.004   

Initial void ratio， 0e   0.65  

Initial elastic shear modulus， 0G  (kPa)  20000   

Initial yield stress， mbi  (kPa)  150   

Stress ratio at critical state， *
mM   1.18   

Viscoplastic parameter，m   70   

Viscoplastic parameter， 01C  (1/s)  95.0 10   

Viscoplastic parameter， 02C  (1/s)  95.0 10  

Structural parameter， maf  (kPa)  80 

Structural parameter，   5 

Suction parameter， IS   0.2 

Suction parameter， ds   0.6   

Hardening parameter *
0B  1400 

Hardening parameter *
1B  15 

Hardening parameter fC  2 

Hardening parameter *
2A  5.9 

Hardening parameter *
2B  1.8 

Strain-dependent modulus parameter   1 

 

3.7 非排気－非排水試験のシミュレーション 
 
(1) 有限要素法定式化 
 不飽和土は空気，水，土の三相混合体であり，不

飽和地盤の挙動を考える際には間隙水圧だけではな

く，間隙空気圧も考慮する必要がある．さらに，排

気‐排水試験ではせん断中のサクション‐飽和度関

係が一意的に決まると仮定することにより，弾粘塑

性構成式を解くことによって再現することができる

が，本研究では非排気‐非排水試験のシミュレーシ

ョンを行うため，土骨格の構成則のみでは再現する

ことができない．そのため，混合体理論に基づき，

多相系からなる不飽和地盤モデルの支配方程式の定

式化と有限要素離散化によって，不飽和土の多相連

成解析を行う．なお，土骨格および間隙水について

は非圧縮性，間隙空気については圧縮性があるもの

として定式化する．有限変形解析のためのひずみ速

度テンソルは，ストレッチングテンソル ijD とする． 

有限変形理論に基づいて問題を解く際，変形が強

い非線形を示し，構成式が増分形で表されるような

場合には，増分型境界値問題として定式化する必要
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がある．そのため本研究では，つり合い式を増分型

境界値問題とした． 

そして，その増分型境界値問題を  updated 
Lagrangian 法を用いて初期の状態から逐次解析を行

うことによって解が求まる．連続式は液相と気相の

各相の運動量保存則から求められるダルシー則を用

いて定式化する．液相および気相の連続式はそれぞ

れ次式で表される．  
 

 ,    W
ii i iwater phase sD sn V  (2-20) 

 ,(1 ) (1 )



      



G

G
ii i iG

gas phase s D sn s n V  (2-21) 

 
ここで， s は飽和度， n は間隙比， iiD はストレッ

チングテンソル， ,
W

i iV ， ,
G

i iV は液相，気相の見掛けの

速度，
G は気体の密度である．  

また，サクションと飽和度には強い関係性があり，

いくつかの関係式が考えられている．そのサクショ

ン‐飽和度関係は，水分特性曲線を用いて表される．

本研究では，水分特性曲線のモデル化に際して比較

的汎用性が高いとされている次式に示す van 
Genuchten 式 5)を用いている．  

 
 ( ){1 ( ) }     C n m

re rmax rmin rminS S S P S  (2-22) 

 
1

1 


m
n

 (2-23) 

 
ここで，， n ，m は水分特性に関する材料パラメ

ータ， CP はサクションを表す． reS は有効飽和度と

呼ばれるもので，実際の飽和度 rS を用いて， 
 

 





r rmin
re

rmax rmin

S S
S

S S
 (2-24) 

 
と表される．式中の rminS は最小飽和度， rmaxS は最大

飽和度である．  
そして，これらに加えて不飽和弾粘塑性構成式を

用いて，不飽和土の多相連成解析を行う．有限要素

離散化は  Cauchy 応力の Jaumann 速度を用いた

updated Lagrangian 法により行う． なお，本研究で

は Feng6)が用いたモデル・解析手法と同じものを用

いている． 
 

(2) シミュレーション結果 

 この節では空気‐水‐土連成有限要素法を用

いて不飽和三軸圧縮試験のシミュレーションを行う．

3 次元有限要素法による解析に用いたモデルを図

3-10 に示す．土骨格の変形に対してはガウスポイン

ト 8 つに，20 節点のアイソパラメトリック要素を用

い，間隙水圧と間隙空気圧に対してはガウスポイン

ト 8 つに，8 節点のアイソパラメトリック要素を適

用している．モデルは対称性を考慮して，円柱の 1/4

の供試体とし，上面にひずみ速度が 0.1%/min となる

ように強制変位を与えている．また，排気‐排水条

件の場合には，本研究で用いている試験機と同様の

条件になるように，空気は供試体上面のみ排気境界，

水は下面のみ排水境界としている．非排気‐非排水

条件の場合には，全ての境界面を非排気-非排水境界

とする．変位強化については，最下面は X，Y，Z
方向固定，最上面は X，Y 方向固定とし，Z 方向に

は変位を与える．表 3-4 に解析に用いたパラメータ

を示す． 

 
図 3-10 解析モデルと境界条件 

 
表 3-4 解析に用いたパラメータ（非排気－非排水条件） 

Degree of compaction (%)  85   

Deviator stress amplitude (kPa)  50   

Strain rate (%/min)  0.1  

Initial suction， s  (kPa)  10  50  

Compression index，   0.0804   

Swelling index，   0.0090   

Initial void ratio， 0e   0.655 0.65  

Initial elastic shear modulus， 0G  (kPa) 8000 10000  

Initial mean skeleton stress， 0 m  (kPa) 106.1 122.9 

Stress ratio at critical state， 
mM   1.18 1.06 

Suction parameter， IS   0.1   

Suction parameter， dS   0.2   

Initial yield stress， mbi  (kPa)  127.32 147.48  

Viscoplastic parameter，m   40.0   

Viscoplastic parameter， 01C  (1/s)  1.0×10-15   

Viscoplastic parameter， 02C  (1/s)  2.5×10-15   

Structural parameter， maf  (kPa)  84.88 98.32  

Structural parameter，    1.0   

Permeability of water， Wk  (m/s)  1.0×10-5   

Permeability of air， Gk  (m/s)  1.0×10-4 

van Genuchten Parameter，  (1/kPa)  10   

van Genuchten Parameter， n   1.068   

Shape parameter， a   3.0   

Shape parameter， b   2.3   

Saturation (Max)， maxs   0.75   

Saturation (Min)， mins   0.0   
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ひずみ速度 0.1%/min の単調載荷試験結果との比

較を行う． 図 3-11，図 3-12 に初期サクション 10kPa
のシミュレーション結果を試験結果とともに示す． 

図 3-11 を見ると，(a)の応力‐ひずみ関係では初

期に偏差ひずみが大きくなり，その後限界状態に至

ることが再現されている．(b)の軸ひずみ‐体積ひず

み関係では試験結果では体積ひずみが発生し続ける

が，シミュレーション結果では載荷途中で体積ひず

みの発生が抑えられている．(c)の応力径路を見ると，

試験結果と同様の結果を得られた．(d)，(e)，(f)の間

隙空気圧-軸ひずみ関係，間隙水圧-軸ひずみ関係，

サクション-軸ひずみ関係より，空気圧はほぼ再現で

きているが，水圧は実験よりも大きく上昇している．

試験結果のサクションは増加傾向にあるが，シミュ

レーション結果では間隙水圧の方が間隙空気圧より

も上昇しており，全てのケースでサクションは低下

している．このため，体積ひずみの発生量が試験結

果よりも小さくなったと考えられる．  
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図 3-11 実験結果と解析結果の比較（非排気－非排水条件，初期サクション 10kPa） 
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図 3-12 実験結果と解析結果の比較（非排気－非排水条件，初期サクション 10kPa） 

 
 

 

3.8 自然堆積軟岩の繰返し三軸試験 
盛土の基礎地盤として，風化した軟岩が堆積する

場合がある．ここでは，軟岩の地震時の動的特性を

明らかにしモデル化するため，軟岩の三軸試験及び

繰返し三軸試験を実施した．また，せん断や水分履

歴による劣化を微視的観点から研究するため，マイ

クロフォーカス X 線 CT を用いた内部構造の観察を

行った． 

 

(1) 実験条件 
本試料は青森県 六ケ所村 廃棄物埋設施設の建

設予定地にて採取された試料である．ボーリング孔

No.は D0-30，採取深度は約 28m-29m で，径 0.5cm
から 2cm 程度の軽石を多く含む軽石凝灰岩(Tpt2)か
らなる．初期間隙比は 1.399，初期含水比は 40.78%
であった． 

 

(2)  供試体作成方法 
ボーリングされた長さ 1m.直径 7cmのコアを電動

カッターで 15cm 程度に分割し，それを長さ 10cm，

直径 5cm の円柱供試体にトリミングした．その試料

をなるべく自然状態に近い状態で湿潤させるために，

温度 20 度恒温室内において，デシケーター内の下部

を蒸留水で満たして飽和蒸気圧にし，密閉した内部

に放置し重量が落ち着くまで放置した． 

 

(3) 試験手順 
まず，供試体内部に 0.1MPa の負圧をかけて 1 時

間放置する．その後，大気圧に開放した脱気水槽と

供試体下部を繋がるようにコックを開け，水頭差で

供試体に脱気水を送り込む．この状態で 1 時間放置

することで供試体を飽和させた．  
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供試体が飽和化した後，圧密過程に入る．背圧は

0.5MPa で行った．拘束圧は 0.5MPa とした． 
等方圧密終了後，排水バルブを開いた状態で側圧

1MPa，間隙水圧 0.5MPa のもと，軸ひずみ速度

0.01%/min で単調載荷により軸圧縮を行い，軸ひず

みが 18%に到達したところで試験を終了した． 
 

(4) 繰返し載荷排水試験 
繰返し載荷排水三軸試験の結果を応力-ひずみ関

係を図 3-13，軸ひずみ-体積ひずみ関係を図 3-14 に

示す．応力-ひずみ関係をみると，単調載荷と同様に

ピークまで軸差応力が増加し，その後ひずみ軟化し

ている．また，応力-ひずみ関係のひずみ軟化過程に

おいて，勾配が急変しており，複数のせん断帯が進

行的な発生が推察される．また軸ひずみ-体積ひずみ

関係であるが，一度圧縮し，負のダイレイタンシー

を示した後に，膨張し正のダイレイタンシーを示し

ている． 
初期載荷時のせん断弾性係数は 119.0 (MPa)，除

荷後の再載荷時のせん断弾性係数は 86.6 (MPa)であ

った．なお，これらの係数は，応力－ひずみ関係が

各載荷開始時から直線とみなせる微小なひずみ増分

レベルで決定している． 
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図 3-13 応力－ひずみ関係（繰返し排水試験） 
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図 3-14 体積ひずみ－軸ひずみ関係（繰返し排水試験） 

 
(5) マイクロフォーカス X 線 CT を用いた内部

微視構造の観察 
本研究ではμフォーカス X 線 CT スキャナ装置

（KYOTO-GEOμXCT（TOSCANER-32250 , 東芝 IT
コントロールシステム社製））を用いた．装置使用は

参考文献 7)を参照されたい．微小焦点を持つ フォー

カス X 線装置と X 線 I.I. (Image Intensifier)を組み合

わせ, 被検体を拡大撮影することにより, 微小構造

部の断面画像を再構成する CT 装置である. また，フ

ォーカス X 線 CT 装置の長所として, その焦点寸法

が最小4μmと非常に小さいため幾何学的不鮮鋭が少

なく, 供試体を X 線焦点に接近させることによって

数百～数千倍の幾何学的X線像拡大率を得ることが

できる点が挙げられる.  
実験試料としては，軽石混じり凝灰岩を用いた．

サンプリングした試料（φ=50mm）をそのままテー

ブルに設置して，コーンビーム撮影法により三次元

CT 撮影を実施した． 
X 線 CT 法による観察を行った画像で，せん断前

の画像を図 3-15，せん断後の画像を図 3-16に示す．

ひずみが出た後も同じせん断面を見て考察できるよ

うに，上面からと下面から 2cm の部分と中央の部分

の画像を取り上げて観察，比較を行った．せん断前

の CT 画像のうち，明るい灰色で示されている部分

が凝灰岩部分で，暗い灰色または黒で示されている

のが軽石（パミス）である． せん断後の CT 画像を

見ると，せん断体部は正のダイレイタンシーと応力

解放の影響もあり密度が下がって周囲よりも暗い色

となっている．せん断帯がパミス部を含んでいる箇

所も見られ，パミスが低密度であるため変形の局所

化のトリガーになったと考えられる． 

 

図 3-15 X 線 CT 画像（単調載荷排水試験，せん断前） 

 

図 3-16 X 線 CT 画像（単調載荷排水試験，せん断後） 
 



 

16 

3.9 弾粘塑性構成式による三軸試験のシミュ

レーション 
ここでは，3.5 節で導いた弾粘塑性構成式を用い

て，軟岩の単調載荷三軸試験のシミュレーションを

行った．今回用いたパラメータを表 3-5 に示す．圧

縮指数は，圧密試験によって得られるが，圧密降

伏応力が，5.4MPa であるのに対して，有効拘束圧は

0.5MPa であり，そのまま適用するのは注意が必要で

ある．特に，今回使用した青森軽石凝灰岩は構造的

に卓越している可能性がある．また，実験データが

十分ではないことからはパラメトリックスタデ

ィによって決定した．また，
*
mM については，クラ

ックやパミスの影響が大きいと考えられ，実験デー

タが十分ではないことを考慮してパラメトリックス

タディにより決定した．軟岩のシミュレーションに

は移動硬化則を考慮していない． 
シミュレーション結果を図 3-17，図 3-18 に示す．

応力-ひずみ関係で実験結果のひずみ軟化がうまく

表現できている．また，体積ひずみ-軸ひずみ関係で

は，一度負のダイレイタンシー挙動により圧縮し，

そののち正のダイレイタンシー挙動により膨張する

傾向をうまく表現できている． 
 

表 3-5 材料パラメータ（軟岩） 

Strain rate (%/min)  0.01 

Initial elastic shear modulus (kPa) 0G  135840 

Compression index   0.165 

Swelling index   0.025 

Initial void ratio 0e  1.399 

Initial effective stress (kPa) 0m   500 

Consolidation yield stress (kPa) mbi   5400 

Stress ratio at phase transformation  *
mM  1.25 

Viscoplatic parameter m  29 

Viscoplatic parameter (1/s) 01C  1.0×10-6

Viscoplatic parameter (1/s) 02C  1.3×10-6

Structural parameter (kPa) maf   100 

Structural parameter   1.5 
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図 3-17 三軸シミュレーション結果（応力－ひずみ関係） 

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20

0

-3

-6

 experiment
 simulation

V
o
lu

m
et

ri
c
 s

tr
a
in

[%
]

Axial strain[%]  
図 3-18 三軸シミュレーション結果（体積ひずみ－軸ひ

ずみ関係） 

 

3.10 まとめ 

 
 地震外力を受ける土構造物の締固め土を念

頭に，不飽和砂質土の排水－排気，非排気

－非排水条件での繰返し試験および単調載

荷圧縮試験を実施し，不飽和土の動的およ

び静的力学挙動を明らかにした．  
 不飽和土の弾粘塑性構成式による，排気－

排水繰返し三軸試験のシミュレーションを

実施した．シミュレーション結果は，繰返

し載荷による軸ひずみおよび体積ひずみの

発生，及びひずみ速度による挙動の違いを

概ね再現する事ができた．  
 弾粘塑性構成式および空気－水－土連成有

限要素法による排気－排水，非排気－非排

水三軸試験のシミュレーション結果は，概

ね実験結果と一致しており，弾粘塑性構成

式の有効性を確認した．  
 盛土の基礎地盤と考えられる，軟岩材料の

三軸試験を実施し，繰返し特性を含む力学

特性を明らかにした．また，せん断変形に

伴う内部構造変化をμフォーカスX線CT 
によって明らかにした．  

 軟岩の三軸試験結果のシミュレーションを

通して，時間依存性，ダイレイタンシー，

内部構造変化を考慮した弾粘塑性構成式を

確立した．  

 

参考文献 
1） Wulfsohn, D., Adams, B. A. and Fredlund, D. G.: 

Triaxial Testing of Unsaturated Agricultural Soils, 
Journal of Agricultural Engineering Research., 
pp.317-330, 1998. 

2） Oka, F., Feng, H. and Kimoto, S.: A numerical simulation 
of triaxial tests of unsaturated soil at constant water and 
constant air content by using an elasto-viscoplastic model, 
Proc. 1st European Conf. on Unsaturated Soils, D. Toll 
and Wheeler, S.J. eds., Taylor & Francis Group, CRC 
press, pp.735-741, 2008. 

3） Oka, F., Kimoto, S., Takada, N., Gotoh, H. and Higo, Y., 
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A seepage-deformation coupled analysis of an 
unsaturated river embankment using a multiphase 
elasto-viscoplastic theory, Soils and Foundations, 
IS-KYOTO Special Issue, Vol.50, No.4, pp.483-494, 
2010. 

4） Shahbodagh Khan, B.: Large Deformation Dynamic 
Analysis Method for Partially Saturated 
Elasto-Viscoplastic Soils, Ph.D. thesis, Kyoto University, 
2011. 

5） Van Genuchten, M. T.: A closed-form equation for 
predicting the hydraulic conductivity of unsaturated soils, 
Soil Science Society of America Journal, 44, pp.892-898, 
1980. 

6） Feng, H.: Multiphase Deformation Analysis of 
Elasto-viscoplastic Unsaturated Soil and Modeling of 
Bentonite, Doctoral Thesis, Graduate School of 
Engineering, Kyoto University, 2007. 

7） Higo, Y., Oka, F., Kimoto, S., Sanagawa, T. and 
Matsushima, Y. (2011), Study of strain localization and 
microstructural changes in partially saturated sand during 
triaxial tests using microfocus X-ray CT, Soils & 
Foundations, 51(1), pp.95-111.  
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第４章 盛土地盤の遠心載荷装置による振動実験 
 

 

 

 

4.1 概説 
 
本研究では，遠心載荷装置による振動実験で水分

履歴を受けた道路盛土の地震時安定性を評価する事

を目的としている．まず，基礎的な実験として，含

水比の異なる不飽和盛土の地震時安定性について遠

心模型実験により検証した．次に，降雨などによっ

て地下水面が上昇した場合を想定し，盛土への浸透

を行った不飽和盛土の地震時安定性について遠心模

型実験により検証した．また，降雨後数日経った状

態を再現するため，浸透後に一定時間水位低下させ

た不飽和盛土についても遠心模型実験を実施した．

さらに，盛土の強化法としてのドレーン工法が盛土

の地震時安定性に与える影響について議論した． 
不飽和盛土を陽に取り扱い浸透までを考慮した遠

心載荷装置による研究事例は依然として事例数は少

なく3), 4), 5)未だ研究段階である．そこで本研究では，

不飽和盛土の浸透を考慮した不飽和盛土の地震時安

定性について考察した． 
 

4.2 遠心載荷実験装置 
本研究では，京都大学防災研究所の動的遠心力

載荷装置を用いた．遠心力載荷装置の仕様概略を

表4-1に示す．アーム回転軸から模型中心までの長

さで規定される有効回転半径は2.5 ± 0.05 m で
ある．最大遠心加速度は静的載荷実験の場合200 
g，振動実験の場合50 g，最大積載重量は200 g 
下で120 kg である．なお，表に示す実験容量とは

最大遠心加速度と最大積載重量をかけあわせたも

ので，遠心載荷装置の性能を示す指標の一つであ

る． 
振動負荷は油圧式アクチュエータにより行う.

加振方向は回転接線方向である．駆動油タンクや

アキュムレータタンク，油圧ポンプなどの制御系

機器は，デスクトップパソコンを除いて全て遠心

アーム上に搭載されている．振動台の制御操作は

アーム上に設置された制御用ノートパソコンに，

観測室内の制御用デスクトップパソコンから無線

LAN を介してリモート接続し，専用のソフト(マ
ルイ製) を用いる．振動制御は入力信号により油

圧サーボバルブをコントロールし，アキュムレー

タタンクからピストンに流入する油の量を調節す

ることにより行う．この油圧サーボ制御方式は，

比較的単純な機構で大きな加振力と変位を発生で

きることや，加振周波数を制御しやすいといった

利点がある．ただし，本実験に用いた振動負荷装

置は変位制御方式のため，加速度記録として得ら

れている想定地震波を入力する場合には，それを

変位波形に変換したものを入力する必要がある． 
 

表4-1 遠心載荷装置仕様 
Effective rotation radius 2.50 (m) 

Effective space for  
model installation 

800×320×800 
(mm) 

Allowable weight of the model 120 (kgf) 
Test capacity 24 (G・ton) 

Maximum centrifugal acceleration 200 (G) 
 
 

4.3 遠心場における不飽和土の含水比分布と

サクション 
 

(1) 相似則 
Ng 場における模型と実物の間に成り立つ主な

相似則を表 4-2 に示す．模型地盤と実物で同一の材

料を用いる場合，透水現象について模型内では時間

が 21 N に短縮される．一方，振動現象については時

間の縮尺が1 N であり，浸透現象と振動現象との時

間の縮尺が一致しない．したがって，これら二つの

現象が同時に現れる液状化実験では，時間に関する

相似則の整合を図る必要がある．この場合，模型地

盤の飽和に水の N 倍の粘性を持つ液体を使用し，見

かけの透水係数を1 N にすることにより，透水現象

に関する時間の縮尺が1 N となり，振動現象の時間

の縮尺と一致させることができる． 
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表 4-2 Ng 場における相似則 
Properties Scale factos 

(model/prototype) 
Size of model 1/N 

Stress/Pore water pressure 1 
Displacement 1/N 

Time (Seepage/Consolidation) 1/N 
Time (Seismic condition) 1/N2 

Accleration N 
Amplitude 1/N 
Frequency N 

 
(2) メトローズ水溶液がサクションに与える

影響 
一般に，N 倍の粘性を持つ流体としてメトローズ

水溶液が用いられる．図 4-1 に 0.2%メトローズ水溶

液の表面張力を示す 1)．SM100 のメトローズ 0.2%水

溶液の表面張力は約 354 10 N/m である．一方，水

の表面張力は 372 75 10  N/m であるため 2)，SM100
のメトローズ 0.2%水溶液の表面張力は水の表面張

力の約 74.2%となる．実験では 1~1.5%程度の濃度の

メトローズ水溶液を使用するため，信越化学工業社

のデータとは条件が異なるが，1g 場において間隙流

体としてメトローズ水溶液を使用した場合の表面張

力は水を使用した場合より小さい．例えば，Okamura 
and Tamamura (2011)3)は水の粘性の 50 倍のメトロー

ズ水溶液を用いた場合の 40g 場での毛管高さが水の

毛管高さの 8 割程度しかない事を示している． 
 

[mPa･sec]  
図 4-1 0.2%メトローズ水溶液の表面張力 1) 

 
(3) 遠心加速度が含水比分布に与える影響 

Esposito(2000)4)は，1g 場，20g 場，30g 場で地下

水面より上のいくつかの地点で含水比を計測する実

験を実施した．その結果，高さごとの含水比の分布

は一様となる傾向を示した．間隙比が変化しなけれ

ば含水比と飽和度は比例するので，これらの実験に

おいて飽和度に関する相似率も 1 となる傾向がある

といえる．すなわち，50g 場での含水比分布および

飽和度分布は 1g 場とほぼ同様である． 
 

(4) 遠心加速度がサクションに与える影響 
Rezzoug ら 5)は Congleton，Fontainebleau という二

種類の砂に対して，それぞれ 1g から 40g の範囲で毛

管高さを計測した．ただし，間隙流体として水を使

用した．その結果，プロトタイプスケールでの毛管

高さは，遠心加速度 N によらずほぼ一定である事を

示した．ただし，それ以上の遠心加速度については

式(3-7)とのずれが大きくなる傾向があるとの報告も

あり（たとえば，Köning ら(1998)6)），現在も研究段

階である． 
理論的に考える場合は，間隙径が十分に小さくメ

ニスカスが遠心加速度の影響をあまり受けない場合

は，サクションが遠心加速度に影響を受けない事が

議論されている（例えば，Heibrock and Rezzoug 
(1998)7)）． 

以上から，間隙流体に水を使用すれば，浸透現象

に関する相似則と動的現象に関する相似則が一致し

ない一方で，間隙流体にメトローズ水溶液を使用す

ることによってサクションが低下する事がわかった．

本研究では，間隙流体に水を用いて，サクションの

大きさを実際と近付けることとした．淀川堤防砂の

飽和透水係数は，飽和透水試験の結果から
64 79 10  [m/sec]であるため，その 50 倍の透水係数

は 42 40 10  [m/sec]である．2009 年の駿河湾の地震

で被災した道路盛土の透水係数は，中村ら(2010)8)

によると，段丘礫で 43 67 10  [m/sec]，風化泥岩で
97 99 10  [m/sec]である．また，淀川堤防砂に比べて

細粒分が少ない江戸崎砂の透水係数は，吉澤ら

(2009)9)によると，相対密度 61%（締固め度 88.70%）

で 53 9 10  [m/sec]，相対密度 80%（締固め度 93.96%）

で 51 7 10  [m/sec]である．そのため，浸透流体に水

を使用した実験では，一般的な盛土材料に比べて透

水係数の大きい盛土材料を再現していることになる． 
 

4.4 実験試料 
使用した砂は淀川堤防砂（粒径2mm以下）で，

3章で用いた試料と同じ試料である（図3-1）．

淀川堤防砂の締固め曲線 , 飽和度－サクション

関係をそれぞれ図4-2，図4-3に示す．  
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4.5 模型地盤 
 
(1) 模型地盤概要 

本実験において使用した土槽は，幅45cm，奥

行き15cm，高さ30cmのものである．前面にはポ

リカーボネイト板を設置しており，実験中に土

槽の内部の様子を確認できる．  
本実験では，硬質な地山に施工された片盛土

およびその基礎地盤を実験モデルとした．実験

模型断面図および計測器の配置図を図4-4に示

す．基礎地盤の幅は22.5m，層厚は3mである．

盛土部分については，天端の幅が2.5mで，盛土

部分の高さは5m，法面の勾配は1:1.8勾配である．

盛土の全長は7.5mである．本実験では遠心加速

度を50gとして行ったため，模型地盤の各寸法は

プロトタイプの1/50となる．本研究で両盛土で

はなく片盛土を対象としたのは以下の理由によ

る．   
・ 山岳等に建設される片盛土は両盛土に比

べ被害を受ける場合が多い．   
・ 本実験モデルを，対象性を考慮した両盛

土の半断面と考えることもできるが，振

動台変位まで対称を仮定すると，地震動

の載荷条件として適切でない．   
・ 土槽のサイズの制約上，両盛土では再現

できる基礎地盤の大きさが小さくなる． 
 

Unit  : m  
図4-4 模型断面図と計測器の配置図  

 
 

(2) 模型地盤作成手順 
基礎地盤の作製は，層厚3cmの層を1層，層厚

1.5cmの層を2層作製することにより行った．  
盛土部の作製は，層厚2cmの層を5層作製する

ことにより行った．  
 
 

4.6 入力波形 
入力地震動は，振動数50Hz（プロトタイプで

は1Hz）のテーパー付正弦波とした．振動載荷時

間はいずれも0.6 sec（プロトタイプで30 sec）
とした．また，この実験で使用した振動台は変

位制御である．図4-5にコンピュータ制御上のテ

ーパーつき正弦波の波形を示す．あらかじめ設

定変位と振動台で計測される入力加速度の関係

をキャリブレーションしておき，各ケースで，

目標入力動レベルごとに変位を設定した．  
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図4-5 振動台に入力した変位波形  

 
 

4.7 含水比の異なる不飽和盛土の遠心模型振

動台実験 

 

(1) 実験ケース 
実験は表4-3の5ケース行った．ここで，含水

比は実験終了後に測定した値である．また，い

ずれのケースも締固め度は90％に設定した．  
 

表4-3 実験ケース（含水比の異なる不飽和盛土）  
Water content (%) 最大加速度  (gal)  
Before 
testing 

After 
testing 

Target Input 
wave 

Case 1-a 15.00 13.00 400 395 
Case 1-b 18.00 16.67 400 378 
Case 1-c 18.00 16.96 200 197 
Case 1-d 18.00 17.18 Case 1-a×2 874 
Case 1-e 15.00 14.18 Case 1-a×3 1268 

 

(2) 実験結果 
 

含水比と入力動の大きさの異なるケースを

比較する．実験後の含水比の平均値は，Case 1-
aはw=13.00%，Case 1-bはw=16.7%，Case 1-cは
w=17.0%，Case1-dはw=17.2%，Case 1-eはw=14.
2%となった．含水比分布図を図4-6に示す．  

また，この後示す変位ベクトル図，せん断ひ

ずみ分布図，体積ひずみ分布図は盛土に設置し

た標点を用いたPTV (Particle Tracking Velocim
etry)画像解析法によって求めたものである．  

 
a. 変位  

変位ベクトル図およびレーザー変位計の計

測結果（30sec時）を図4-7に示す．ここでは，C
ase 1-cとCase 1-dのレーザ変位計による変位の

計測が行われていないため，画像解析の結果か

ら変形量を比較する．高含水比の不飽和盛土の

場合，入力加速度が大きくなるほど変形量が大

きくなり，特にCase 1-dでは盛土の大規模な破

壊が生じている．低含水比の不飽和盛土の場合，

Level 2 の地震動を想定したCase 1-aと極端に

大きな地震動を想定したCase 1-eでは，Case 1-
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eの方が大きな変形が確認された．しかし，Cas
e 1-eの変形量は高含水比で400gal程度の地震動

を作用させたCase 1-bと同程度であり，3倍以上

の強い入力加速度に対しても，最適含水比付近

で締固められた盛土が依然として強い強度およ

び剛性を発揮していたことがわかる．また，Ca
se 1-eの変形量は高含水比で200gal程度の地震

動を想定したCase 1-cと比較してもやや大きい

程度であり，このことから，盛土内の水分量が

盛土の耐震性の低下に大きく寄与していること

がわかる．また，高含水比のCase 1-b，Case 1-
c，Case 1-d では，斜面に沿って変形が生じて

いるのに対し，Case 1-eは，変形が底部でも生

じている．これは，Case 1-eはサクションが作

用していて，法面の強度が大きかった事が原因

と考えられる．  
 

 
Case 1-a 

 
Case 1-b 

 
Case 1-c 

 
Case 1-d 

 
Case 1-e 

図4-6 実験後含水比分布（単位：%）  
 

b. 間隙水圧  
含水比の低い条件の実験Case 1-aとCase 1-eの

間隙水圧は，非常に小さかった．  
図4-8に含水比の高い条件の実験Case 1-b，Cas

e 1-c，Case 1-dの各計測点での過剰間隙水圧を示

す．0secから30秒間，地震動を作用させている．

また，グラフは計測値の隣接1000点の移動平均値

で表している．別途求めた体積ひずみ分布図より，

高含水比のケースであるCase 1-c，Case 1-d，Ca
se 1-eでは，P1 付近(天端下の基礎地盤内)で体積

収縮が生じており，過剰間隙水圧の発生と対応し

ている．また，計測地点P1に着目すると，図4-7
に示す変位ベクトル図と図4-8に示す地点ごとの

過剰間隙水圧より，変形が大きい順に大きな過剰

間隙水圧が発生していることがわかる．また，Ca
se 1-cでは，P3 とP4で過剰間隙水圧のピークが振

動終了後になっており，変形や過剰間隙水圧の消

散により，水分移動が生じた可能性がある．水分

移動は，加振にともなって盛土内の水面が平らに

なろうとする効果と毛管力による効果に生じて

いるものと考えられる．  

 
c. まとめ  

高含水比の場合，小さな地震動でも変形が大き

く生じる事が明らかになった．また，最適含水比

付近では，サクションが大きく作用し，大地震を

作用させた場合，高含水比の不飽和盛土に比べ，

変形が小さくなり，特に法面でその傾向が顕著に

見られる．  

 
Case 1-a 

94.1mm 144.0mm

24.7mm
 

Case 1-b 

 
Case 1-c 

428.2mm 520.0mm

N/A

 
Case 1-d 

 
Case 1-e 

図4-7 変位ベクトル図および変位発生量の比較  
 

50 cm

50 cm

50 cm

50 cm

50 cm
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図4-8 過剰間隙水圧時刻歴  

  

4.8 浸透を考慮した不飽和盛土の遠心模型

振動台実験 
 
本章では，模型側面から模型に浸透を加える

ことにより，異なる水分履歴となった道路盛土

の地震時安定性について示す．  
 

(1) 実験ケース 

実験は，表4-4の4 ケース行った．貯水タン

クとは，実験開始時に貯水タンクに入れておい

た水量である．  
次に水位低下時間について説明する．水が循

環しない条件で，模型内への浸透を続けると，

貯水タンクが空になり，水位調整タンクの水位

(モデル換算で13.5cm) が保てなくなる．模型内

と水位調整タンクの水頭差が小さくなると，模

型内への単位時間流量が減少し，模型の水位が

下がる．供給スリットに一番近いP1 の間隙水圧

が下がり始めてから，加振までの時間を水位低

下時間と記し，0 day は旧土槽では間隙水圧計

が下がり始めてすぐに加振した場合，新土槽の

場合，貯水タンクが空になる直前に加振した場

合を表し，1 day，3 day はP1 の間隙水圧計が

下がり始めてからプロトタイプに換算してそれ

ぞれ約1 日(モデル換算で約30 分)，約3 日(モデ

ル換算で約90 分 ) たった後に加振した場合を

表している．振幅は入力波のプロトタイプに換

算した制御上の振幅の値を表している．また，

含水比はすべてのケースで模型作製時に15.00%
に調整している．これは，乾燥を考慮すると，

実験時に最適含水比程度 (wopt=13.7%) になると

考えた為である．また，入力動は全て400gal（レ

ベルⅡ）を目標として与えた．  
Case 2-bでは，水分浸透時および水位低下時

の浸潤線を可視化し，浸透過程で生じている現

象をより正確に把握するために，染色水で浸透

実験を行った．染色水としては，ナカライテス

ク社製ウラニン（フルオレセインナトリウム，

黄色202号）を質量%濃度が0.2%になるように調

整した水溶液を使用した．  
 

表4-4 実験ケース  

 
Input 

acceleration
(gal) 

Volume 
of water 

infiltrated 
(ml) 

Duration of
drawdown
(Prototype, 

day) 

Pore 
Fluid 

Case 
2-a 

350 1351 - Water 

Case 
2-b 

414 1442 - 
Colored
Water 

Case 
2-c 

359 1765 1 Water 

Case 
2-d 

350 1890 3 Water 

 
(2) 浸透方法 

土槽の背面図を図4-9に示す．土槽の背面に

は，貯水タンク，電磁弁，水位調整タンク，排

水タンクが付いている．  
浸透模式図を図4-10に示す．なお，模式図の

値はプロトタイプに換算した値である．土槽側

面には土槽前面から見て右側にスリットが5か
所 (底面より1.5，3.0，4.25，5.5，6.75m)，左側

にスリットが2か所(底面より1.5，3.0m)設けられ

ており，そのうち土槽前面から見て右側のスリ

ットから水を浸透させることができる．あらか

じめ所定の量の水を貯水タンクに入れておく．

貯水タンクの水は電磁弁を通り，水位調整タン

クに流れる．水位調整タンクは給水スリットと

つながっており，模型内に水を浸透させること

ができる．水位調整タンク内の水位は，土槽に

接続された制御用のスイッチボックスにより三

段階に調整することができる(上位 :6.75m，中位 :
5.5m，下位 :4.25m)．今回の実験ではすべて，水

位調整タンクの水位は6.75mに設定した．水位調

整タンクは電極棒を装備しており，タンクの水

位によって電磁弁を開閉する．上流側のスリッ

トは，底面から1.5m，3m，4.25mの3か所を使用
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した．模型内を流れた水は模型左側にある高さ1.
5，3.0mに設置された2つの排水スリットから，

排水タンクに流れる．土槽には貯水タンクと排

水タンクに水位計が設置されており，その値を

モニタリングしながら実験を行うことができる． 
また，浸透実験では，模型と壁面の間は模型

内に比べて透水係数が大きいと考えられる．そ

こで，土槽底面に層さ2 mmのゲルシート (TAN
AC社製 )を敷いた．また，底面及び側面の隅に

パテ (セメダイン社製 )を接着し，底面及び側面

にシリコーングリース(TORAY社製)を塗布し，

止水を行った．また，供給スリット及び排水ス

リットの目詰まりを防ぐためにスリット部分に

不織布(森下株式会社製)を設置した．  

電極棒

水位監視窓

貯水タンク
B400×W60×H130mm
内容積3.12L

電磁弁

排水タンク
B420×W90×H100mm 
内容積3.78L

水位計

排水スリットと
繋がっている

栓

供給スリットと
繋がっている

水位調整タンク
B75×W60×H160mm  

図4-9 土槽背面図  
水位計

911 2.5
水位調整タンク

1.5

5

3

1:1.8勾配

6.75
(Constant)

1.5

貯水タンク
電磁弁

排水タンク
（実際は土槽背面にある）

1.25
1.25
1.5

1.25

Unit: m

水位計

水位計

 
図4-10 浸透機構の模式図  

 
(3) 水分の浸透および水位低下の影響 

ここでは，Case 1-f，Case 2-a，Case 2-b，C
ase 2-c，Case 2-dを比較する．Case 1-fは前節で

述べた低含水比の浸透を考慮しない不飽和道路

盛土を想定したケースであり，Case 2-aおよびC
ase 2-bは水分の浸透後の地震動を想定してい

る．Case 2-bはCase 2-aの同条件の再現実験であ

る．Case 2-c，Case 2-dは水分の浸透後それぞれ

1日，3日の水位低下後の地震動を想定している． 
 

a. 浸透過程  
浸透過程の間隙水圧時刻歴を図4-11および

図4-12に示す．なお，浸透過程の時間軸は遠心

力上昇過程で遠心加速度が変化しているため，

モデル換算で表している．  
図4-12より，Case 2-c，Case 2-dでは上流側

からの水の供給がなくなることにより，基礎地

盤内の間隙水圧の値が低下している．基礎地盤

内に設置された4つの間隙水圧計の値より静水

圧分布を仮定して推定される最大水位及び加振

時の水位を図4-13に示す．  Case 2-aとCase 2-c
の間に約60 ㎝，Case 2-cとCase 2-dの間に約30
㎝の水位差が生じており，上流側からの水の供

給の停止によって間隙水圧が低下し，それに伴

って水位が低下したといえる．  
基礎地盤内にある間隙水圧計の計測結果か

ら推察される最大水位は，盛土内にあるサクシ

ョン計  S1より下にあり，静水圧と仮定するなら

ばS1では，間隙水圧は発生しないはずである．

しかし，Case 2-aでは最大で32 kPa，Case 2-d
では最大で23 kPaの間隙水圧が計測された．Ca
se 2-bにおいても，同様の傾向がみられる．さ

らに，Case 2-bにおける基礎地盤内の間隙水圧

計から推定される水面と同時刻の供試体の写真

を重ね合わせた図を図4-14に示す．図4-14より，

推定水面と染色水による浸潤線が一致していな

いことが確認できる．これらの結果から，浸透

が不飽和浸透状態になっていると考えられる．  
 

 
Case 2-a（基礎地盤内）  Case 2-a（盛土盤内）  

 
Case 2-b（基礎地盤内）  Case 2-b（盛土盤内）  

 
図4-11 浸透過程の間隙水圧時刻歴の比較 (Case 

2-a, Case 2-b) 
 

 
Case 2-c（基礎地盤内）  Case 2-c（盛土盤内）  

 
Case 2-d（基礎地盤内）  Case 2-d（盛土盤内）  

 
図4-12 浸透過程の間隙水圧時刻歴の比較 (Case 

2-c, Case 2-d) 
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図4-13 間隙水圧計測結果から推定した加振直前

の水面形の比較  
 

 
 

図4-14 Case 2-bの最大水位時のモニタ画面，推定水面

および実験終了後の含水比計測結果の重ね

合わせ  
 

b. 動的載荷による変位 

図 4-15 にレーザ変位計による変形量と変形ベク

トル図を示す． 
Case 1-f と Case 2-a，Case 2-b の比較から，水分の

浸透により変形量が大きくなることがわかる．たと

えば，Case 1-1 でのレーザ変位計の計測結果による

天端の沈下量は 21.19mmであったのに対し，Case 2-a
では 380mm，Case 2-b では 278mm となっている．

これは，水分の浸透によって飽和度が上昇した部分

のサクションが弱くなり，盛土および基礎地盤の強

度および剛性が低下したことが原因であると考えら

れる．変形量は水分を浸透させたケースでは Case 
2-a，Case 2-b, Case 2-d，Case 2-c の順に大きく，いず

れのケースも天端で 140mm 以上の沈下が計測され

ていることがわかる．水位低下を行った Case 2-c や

Case 2-d の変形量は水位低下を行わなかった Case 
2-a や Case 2-b に比べると小さいが，依然として大き

な変位が生じている．なお，今回の実験では，法尻

の変形量は Case 2-c の方が Case 2-d より大きかった

ものの，天端の沈下量はより水位を低下させた Case 
2-d が Case 2-c より，わずかにではあるが大きかった． 

せん断ひずみ 分布図の比較を図 4-16 に示す．

ただし，ここでは第 3 章で示したように，偏差ひず

みテンソルの第二不変量 2 2 22 xx yy xye e e をせん断ひ

ずみ と呼ぶこととする．なお，Case 2-a, 2-b, 2-c, 2-d

では天端下部から基礎地盤内にかけてせん断ひずみ

 が大きい部分が見られるが，ほぼ同じ部分で圧縮

ひ ず み yy も 卓 越 し て お り ， せ ん 断 ひ ず み

2 2 2( 2 )   xx yy xye e e の値がこの影響を受けているこ

とに注意が必要である．水分の浸透を行わなかった

Case 1-f ではせん断ひずみ の発生は小さかった．水

分の浸透を行ったケースでは，Case 2-a や Case 2-b
では法尻部にせん断ひずみ が大きく発生したのに

対し，水位低下を行ったCase 2-cやCase 2-dではCase 
2-aやCase 2-bほどはせん断ひずみ が発生しなかっ

た．これは，水位の低下により法尻付近の水分量が

少なくなり，法尻部の変形が抑制されたことが原因

であると考えられる． 
体積ひずみ分布図の比較を図 4-17 に示す．いず

れのケースでも法尻部で膨張している箇所が見られ，

せん断に伴う正のダイレイタンシーが発生している

と考えられる．特に，水位低下を行わなかったケー

スの方が法尻部で大きな膨張がみられた．一方基礎

地盤部では圧縮の傾向が見られる． 
 

c. 間隙水圧 

図4-18に基礎地盤内の間隙水圧時刻歴の比

較を示す．水分の浸透を行わなかったCase 1-f
では過剰間隙水圧の発生は小さかった．一方，

水分の浸透を行ったCase 2-a，Case 2-bでは，最

大で10から15kPaの過剰間隙水圧が発生してい

る．水位低下を行ったCase 2-cやCase 2-dの加振

直前の間隙水圧は，Case 2-aやCase 2-bよりも小

さかったが，最も上流側に近い計測地点1に着目

すると，いずれのケースでも同程度の間隙水圧

の上昇が見られた．基礎地盤内の体積ひずみは，



 

25 

表層付近を除いておおむね圧縮の傾向があり，

基礎地盤内の間隙水圧の上昇に対応している．

したがって，基礎地盤部の体積圧縮に伴って基

礎地盤内の間隙水圧が上昇し，骨格応力が減少

することで変形量が増大したと考えられる．  
 

d. まとめ 

最適含水比付近で締固め，水分の浸透を行っ

た盛土の変形量は，最適含水比より低い含水比

で締固め，水分の浸透を行わない盛土よりも大

きいという結果を得た．これは，水分の浸透に

よって飽和度が上昇した部分のサクションが弱

くなり，盛土および基礎地盤の強度および剛性

が低下したことが原因であると考えられる．水

位上昇後に水位を低下させた場合，水位上昇時

よりも変形が小さくなる結果を得たが，本ケー

スのように基礎地盤に浸透水が残っている場合，

水位上昇後3日経っていても依然として大きな

変形が生じる事がわかった．実験終了後の含水

比分布，盛土内のせん断ひずみ分布の結果，さ

らに応答加速度の結果から，水位低下を行った

ケースでは盛土内や基礎地盤表層部の水分量が

低下する傾向があるといえる．したがって，盛

土の強度は水位低下を行ったケースの方が行わ

なかったケースに比べて高いと考えられる．一

方，水位低下を行ったケースでも天端下では過

剰間隙水圧がCase 2-aやCase 2-bと同レベル発生

しており，依然として基礎地盤内の強度が低い

ことがわかった．このことによって，水位低下

を行った場合でもなお，盛土の変形量が大きく

なると考えられる．  

 

50 cm

6.6mm 21.2mm

4.4mm

 
Case 1-f Case 1-f Case 1-f 

50 cm

213.0mm
380.0mm

24.0mm

 
Case 2-a Case 2-a Case 2-a 

50 cm

152.3mm
278.2mm

43.5mm

 
Case 2-b Case 2-b Case 2-b 

50 cm

68.0mm 142.0mm

7.0mm

 
Case2-c Case 2-c Case 2-c 

50 cm  
Case 2-d Case 2-d Case 2-d 

図4-15 変形量  図4-16 せん断ひずみγ分布図  図4-17 体積ひずみεv分布図  
（変形ベクトル図）  （圧縮を正と定義）  
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図4-18 基礎地盤内間隙水圧時刻歴の比較  
 
 
 

4.9 ドレーン工法によって強化した盛土の

実験 
 
地山からの湧水などによる盛土内への水の

浸透が施工時点で懸念される場合，排水工（ド

レーン工法）が用いられる．ここでは，前節と

同じ条件で盛土内への浸透が有る場合にドレー

ンを設置し，ドレーン工法の効果を研究した．  
図4-19にドレーン工を施したケースの模型

断面と計測器配置図示す．本ケースでは，基盤

排水層を模擬した．基盤排水層の場合，一般に，

ドレーンの長さは法尻から法肩までの水平距離

の1/2以上，厚さは50cmが標準となっている 16)．

実験では，厚さ50cm，長さは法尻から法肩方向

へ4.5m，また集水溝として逆方向へ0.5m，合わ

せて5.0mの排水工を施した．また，法尻より左

側の基礎地盤部には薄いビニールシートをかぶ

せ，ドレーンからの排水が基礎地盤内に浸透し

ないようにした．ドレーン材には，淀川堤防砂

よりも十分に排水性の良い砂として，硅砂3号を

使用した．入力地震動は，前節までと同様のテ

ーパーつきサイン波で本ケースの最大加速度は

379.1 (gal)であった．  
浸透時の間隙水圧時刻歴を図4-20に示す．ド

レーンの効果でドレーン直上のP6で間隙水圧が

ほとんど発生しておらず，法尻よりも下流側のP
3，P4の間隙水圧も低かった．実験中のビデオモ

ニタにおいても，法尻部には染色水が流入して

いないと共に，下流側の基礎地盤部も下流側ス

リット位置 (3m)よりも上部には染色水が見られ

なかった．この事から，浸透水がドレーンに流

れ込む事で，法尻部と下流側基礎地盤への浸透

が抑えられている事がわかる．  
 

 
図4-19 ドレーン工を施したケースの模型断面と

計測器配置図  
 

 
(a) 盛土内  

 
(a) 基礎地盤内  

図4-20 浸透時の間隙水圧時刻歴  
 

(1) 変位 

変位ベクトル図およびひずみ分布図を図4-2
1に示す．本ケースの方が，前節の浸透を考慮し

たCase 2-a，Case 2-bと比べて変位量が小さい事

が分かる．また，変形モードは浸透を考慮したC
ase 2-a，Case 2-bと類似している．  

 
(2) 間隙水圧 

図4-22に間隙水圧の時刻歴を示す．図を見る

と全ての計測点において間隙水圧の発生量は限
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定的であることがわかる．最も実験後含水比が

高く浸透が進んでいると考えられるP1において

も加振による間隙水圧の増分は1 kPa程度であ

り，浸透ケースのCase 2-a，Case 2-bに比べて小

さかった．  
 

 
変位ベクトル図  

 
せん断ひずみγ分布図  

 
体積ひずみεv分布図（圧縮が正）  

図4-21 変位ベクトル図およびひずみ分布図  
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図4-22 間隙水圧時刻歴（加振時）  

 
4.10 まとめ 

 飽和度と含水比の異なる砂質盛土地盤の遠

心載荷装置による振動実験を行い，飽和特

性が盛土の変形・破壊に与える影響を検討

した．含水比が高い盛土では，レベルⅠ程

度の地震でも有意な変形が発生する一方で，

最適含水比の不飽和盛土は，1200 galを超す

地震でも盛土は崩壊に至らなかった．  
 豪雨後の地震を想定して，浸透及び水位低

下を考慮した砂質盛土地盤の遠心載荷装置

による振動実験を実施した．不飽和盛土内

への浸透は，不飽和浸透流れであることを

明らかにした．浸透を考慮した場合に盛土

が大きく変形する結果となり，水位低下後

でもなお浸透の無い盛土に比べて大きな変

形が見られた．  

 排水工によって強化した不飽和盛土の浸透

を考慮した動的遠心模型実験を実施し，排

水工の適応性を確認した．  
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第５章 多相系地盤の動的大変形解析法の確立 
 

 

 

 

5.1 概説 
 

不飽和・飽和領域を含む土構造物の降雨による影

響，すなわち含水状態の違いの影響を明らかにする

ため，空気－水－土の多相連成解析のための支配方

程式を定式化すると共に，不飽和土のサクションの

影響を考慮した構成則を用い，弾塑性構成式を用い

た多相連成有限要素法，updated Lagrangian法に基づ

く有限要素法，及び多相連成Material Point Method
（以下，MPM）を確立した．また，それぞれの解析

法で盛土を対象とした解析を行った． 
不飽和の解析には，各相の分応力から平均間隙圧

を定義し，全応力から平均間隙圧を引いた骨格応力

を用いる．ここでの不飽和領域の解析では，この骨

格応力と構成式に含まれるパラメータのサクショ

ン依存性を考慮する点が特徴である． 
さらに，慣用設計法と本研究で提案した解析法の

比較を行った．ここでは，実被害土構造物として，

2007 年能登半島地震で被害を受けた道路盛土の箇

所である縦 321)を解析対象断面とした動的解析結果

とニューマーク法による結果を示した． 
 

5.2 多相連成有限要素法 
混合体理論に基づき2), 3), 4), 5), 6), 7), 8), 9)，空気-水-土の

3相で定式化を行う．この時，土骨格の変位と間隙水

圧，間隙空気圧を未知数とするu-p formulationを用い

る．このため力のつりあい式と連続式が連成してお

り，不飽和浸透問題と変形解析を同時に扱うことが

できる．場の方程式の定式化を以下に示す．なお，

本節では応力およびひずみの符号は引張を正，間隙

圧の符号は圧縮を正としている． 
 

(1) 混合体の密度と分応力 
混合体の密度を  ，固相の密度を

s
 ，液相の密度

を
f

 ，気相の密度を
a

 とすると式(4-1)が成り立つ．

また，各相の密度を以下のように表現できる． 
s f a       (4-1) 

(1 )s sn     (4-2) 
f f

rnS    (4-3) 

(1 )a a
rn S     (4-4) 

ここで， s は固相構成土粒子の密度， f は間隙液

体の密度， a は間隙気体の密度，n は間隙率， rS は

飽和度である． 

次に，各相に作用する応力テンソルについて説明

する．まず全応力テンソルが各相の分応力テンソル

の総和で表されると仮定すると次式が成り立つ．  
s f a

ij ij ij ij       (4-5) 

ここで，
ij  は全応力テンソル， s

ij は固相の分応力

テンソル， f
ij は液相の分応力テンソル， a

ij は気相

の分応力テンソルである．不飽和状態での液相，気

相および固相の応力テンソルは次のように仮定でき

る．  
f f

ij r ijnS p    (4-6) 

(1 )a a
ij r ijn S p     (4-7) 

' (1 ) (1 )(1 )s f a
ij ij r ij r ijn S p n S p           (4-8) 

平均間隙圧を以下のように FP  と定義する．次式で

骨格応力テンソル
ij  を定義する． 

' , (1 )F F f a
ij ij ij r rP P S p S p        (4-9) 

 ここで，
ij はKroneckerのデルタである．ここで fp ，

ap はそれぞれ液相，気相にはたらく圧力である． た

だし，応力の符号は引っ張り側とする． 
 

(4) 混合体全体の運動方程式 
各相の運動量保存則の式の総和から，液相および

気相の固相に対する相対加速度は固相の加速度と比

較して十分小さいと仮定すると，次式が得られる．  

i
j

ijs
i b

x
u 


 




   (4-10) 

 
(5) 液相の連続式 
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固相と液相の質量保存則と運動量保存則から，間

隙率および飽和度の空間に対する勾配は十分小さく

土粒子は非圧縮と仮定する． fK を液相の体積弾性

係数とし，粘性抵抗を考慮しないとすると，液相の

構成式は， 
f

ii
ff Kp    (4-11) 

となる（ f
ii ：液相の体積ひずみ）． 

相対速度の定義から，液相の連続式は次のように

書ける． 
 

r
s
iiri

f

i

f
s
i

f

w

f

i

SnSb
x

p
u

k

x
 





























 


0
f

f

r
K

p
nS

  (4-12) 

 
(6)気相の連続式 

気体を弾性体と見なすと，気相の構成式は aK を

気体の体積弾性係数として， 
a
ii

aa Kp   (4-13) 

となる． 
この式から，間隙率，飽和度の空間勾配が十分小

さいとして， aaa
ii    を考慮すると， 

r
s
iiri

a

i

a
s
i

a
a

a

i

SnSb
x

p
u

g

k

x
 





























 


)1(

0)1( 
a

a

r
K

p
Sn


 (4-14) 

 

(7) 飽和度―圧力水等関係 
Houlsby10)が示したように，不飽和土の解析には構

成式として，飽和度-サクション関係が必要になる．

すなわち，水分特性が必要となるが，ここでは，飽

和度-圧力水頭関係 ˆ ( )r rS S y= を用いる． 

飽和度の時間変化について，飽和度が圧力水頭の

関数であることより次式のように変形される6)．  

1 1r
r

w w

dS d d C
nS n p n C p p

d d dp n

 
   

        (4-15) 

V

Vw  は体積含水率，
w

p


  は圧力水頭，




d

d
C 

は比水分容量である．式(4-53)に詳細を示すように，

比水分容量とは単位水圧変化に対する体積含水率の

変化率である． 
 
(8)簡易3相系手法 

気体を弾性体と見なし圧縮性が非常に高いと仮

定した場合には，初期の空気圧 00 aP ，すなわち大

気圧と等しいとすると常に 0aP と仮定することが

できる．よって，この仮定のもとでは液相の連続式

である式(4-12)を用いれば，気体の連続式を自動的に

満たしているといえる．つまり，この仮定により，

空気の圧縮性が高いとして空気圧は0とする3相系簡

易法を用いる．常に 0ap と仮定した場合の液相の

連続式のみを以下取り扱う．液相の連続式(4-12)に式

(4-15)を用いれば，次式が得られる．  
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また，間隙水の見かけの体積弾性係数 fK を次式で

定義する．  
1 r
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w

S C

K nK 
   (4-17) 

以上より，連続式は以下のようになる．  
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左辺第3項が静水圧を表す項である．  
最終的に，場の支配方程式は以下のようになる．  

つりあい式： 
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連続式 ： 
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(9) 不飽和水分特性のモデル化 
不飽和浸透特性は圧力水頭と体積含水率の関係

(水分特性曲線)および体積含水率と比透水係数(飽和

透水係数に対する不飽和透水係数の比)の関係で表

される．本論文では水分特性曲線のS字型を表現でき，

比較的簡便で適用性が高いとされている van 
Genuchten式11) による不飽和浸透モデルを用いる．

まず，圧力水頭 より有効飽和度は次式で算定され

る．  

1 ( )
mn

eS 
 

 
 

    (4-21) 

ここで， eS は有効飽和度， n， m ， は形状パラ

メータであり， m と n  については次の関係にある．  
1

1m
n

 

  (4-22) 

また，有効飽和度は 0 から  での収束飽和度

までの有限な範囲を表すために用いられるもので，

次のように定義される．  

r r r
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s r s r

nS
S
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 
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  (4-23) 

ここで， s は飽和水分量， r は高サクション時にお

いて残留する水分量である．比水分容量C および比

透水係数 rk はvan Genuchten－Mualem 12)モデルを用

い，次のように算定する．  
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e
m
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(10) 不飽和領域の扱い方について 
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要素の圧力水頭は次式で算出される．  

wwp    (4-26) 

水圧 wp は簡易3相系における fp と等しい．地下

水位以浅の要素には初期飽和度を与え， van 
Genuchten式から逆算して初期水頭を与える．ただし，

初期水面から逆三角形分布によって算定される圧力

水頭のほうが大きい場合はその水頭を初期水頭とし

て用いる（図5-1）．即ち，式(4-26)で算定された圧力

水頭を用いて式(4-21)，式(4-23)より有効飽和度およ

び飽和度を算定する．また，この水頭が負の場合は

サクションとして初期平均有効応力に付加し，サク

ションによる地盤剛性の増加を考慮する．これによ

り得られた有効飽和度を用いて式(4-24)から比水分

容量を，式(4-25)から比透水係数を算定する．これら

の算定値から不飽和部の間隙水の見かけの体積弾性

係数および透水係数を逐次更新する．また，静水圧

については「自由水が存在している間は不飽和土で

も飽和土と同様の静水圧が発生するが，自由水がな

くなり毛管水だけになると静水圧は発生しない」と

の仮定によって，地下水位より上の遷移領域を除き，

サクション一定の盛土内（図5-1のサクション一定領

域）においては物体力は静水圧として作用しないこ

ととする． 

Water pressure＝0

Suction from initial degree of saturation

Hydrostatic pressure

 
図5-1  初期水圧の設定 

 
以上で導いた支配方程式を有限要素法により空

間離散化，Newmark のβ法で時間離散化する．な

お，熱および化学作用が土の力学特性に与える影響

についても考慮する事が重要である．ここではエネ

ルギ保存則および化学的平衡が成り立っているとし，

構成則の材料パラメータにそれぞれの影響を考慮す

るものとする．有限要素法の離散化については，参

考文献（Oka ら 20065），加藤ら 20098)）を参照され

たい． 
(11) 砂の繰返し弾塑性構成式 

本解析には，Oka et al. (1999)13)によって導かれた

砂の繰返し弾塑性構成式にサクション依存性を導入

したものを用いる．なお，本節では応力とひずみの

符号は圧縮を正とする． 
本構成式では以下の仮定を設ける．  
1) 微小ひずみ理論の適用  
2) 弾塑性理論に基づいたひずみ増分の加法性の

仮定  
3) 非関連流動則の適用  
4) 過圧密境界曲面の導入  
5) 非線形移動硬化則の適用  

構成則の応力変数には，骨格応力を用いる．骨格

応力増分テンソル ijd 
とひずみ増分テンソル kld は

4 階の弾塑性接線剛性テンソル ep
ijklD を用いて以下の

ように定義される． 
 ep
ij ijkl kld D d    (4-27) 

なお，仮定(2)より  
e p

ij ij ijd d d     (4-28) 

である．ここで， e
ijd は弾性ひずみ増分テンソル，

p
ijd は塑性ひずみ増分テンソルである． 

本構成式の適用に当たって考慮した点は以下の

点である． 
 
a. サクションの硬化パラメータへの影響 

サクションが変化すると，土の特性は大きく変化

する．一般に，サクションが増加するとせん断強度

が増加することが知られている．湿潤(Wetting)・乾

燥(Drying)に伴うサクションの変化を硬化パラメー

タ mb 
に導入することにより表現する．  

  01
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c
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mb mbi I d c

e P
v S s

P
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すなわち，サクションの増大による硬化パラメー

タの増加，降伏応力の増大を意味する． c
iP は初期

サクション， cP は現在のサクション，
IS は初期サク

ションによる強度増加率，
ds は強度の変加速度を表

すパラメータである．初期状態では， c c
iP P である

ため式(12)は次のようになる．  

  01
(1 ) exp( )p

mb I mbi

e
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 
  
 


 (4-30) 

初期状態時は飽和土に比べて1 IS 倍だけ過圧密境

界曲面が広がり強度が増加することを表し，初期状

態から湿潤によってサクション解放が起こると，強

度が低下し過圧密境界曲面が縮小する事をモデル化

している． 
 
b. サクションの土の剛性への影響 

塑性せん断係数をサクションの関数にすること

で，サクションの増加にともなう塑性変形に対する

土粒子骨格の剛性の増大を表現する．また，Bは移

動硬化の速度を表すパラメータであり，この値が大

きいほど硬化が促進される．そこで Bにサクション

の影響を導入した *
sucB を次式のように表現する．  

0 [1 exp{ ( 1)}]
c

i
suc IB db c

P
B B S s

P
      (4-31) 

c
iP は初期サクション， cP は現在のサクション，

IBS は

初期サクションによる強度増加率，
dbs は強度の変加

速度を表すパラメータである．初期状態では Bの初

期値である 0Bを (1 )IBS 倍することで剛性の増大を

表現し，湿潤によるサクション解放が起こると剛性

が低下することを表現できる．  
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応力経路の変相線到達に関わらず塑性せん断剛

性の劣化を表すために硬化パラメータ sucB
を次式

で低減する．  
 

1 ( ) 1( )exp( )        p
suc f nB B B C B  (4-32) 

 
過圧密境界面の大きさを決めるパラメータ mb  ，

硬化関数中の硬化パラメータ Bのそれぞれの初期

状態をサクションの効果により (1 )IS 倍， (1 )IBS
倍することで，サクションによる強度変化を表現し

ている．すなわち，「サクションの増加は降伏応力の

増大，および塑性変形に対する土粒子骨格の剛性に

影響を与える」というサクションの効果を表現でき

ることになる．  
 
 
5.3 浸透を考慮した動的遠心模型実験のシミ

ュレーション 
 
(1) 解析条件 

解析条件の概要図を図5-2に示す．動的遠心模

型実験の模型断面図をもとに，模型寸法の50倍の

大きさとなる解析モデルを作製した．解析モデル

を構成する材料は基礎地盤，盛土ともに淀川堤防

砂である．メッシュの節点数は1028，要素数は945
である．計算時間の増分は0.001secに設定した．

実験において，供試体への水の浸透は土槽右側の3
つのスリットから行われたが，実験時にスリット

の目詰まりを防ぐこととスリット間の連続性を保

つ目的でスリットと供試体の間に不織布を入れて

いるため，解析では上流側の底面から6.75mの位

置までを流入境界とした．また，土槽左側の底面

から1.5m（模型換算で3cm）の位置にあるスリッ

トに対応する1要素の左側を排水境界とした．浸透

時間は24時間とし，水分の浸透開始から24時間後

の加振を想定している．入力波形としては，実験

で観測された振動台の加速度波形を使用した．  
 

・全体の透水係数は4.79×10-5m/secに設定．
・流入境界部（黄色部分）の透水係数はその10分の1に設定．

･
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･･
ｳ
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75

排水
Slit

非排水境界

O
x

y

 
図 5-2 解析条件の概要図 

 
(2) パラメータの設定 

今回使用したパラメータの一覧を表 5-1 に示す．

膨潤指数 ，正規化せん断弾性係数 0 mG   ，水の

体積弾性係数
fK ，硬化関数中のパラメータ 0B， 1B ，

fC ，ダイレイタンシー係数 0Dの設定は，実験にお

けるレーザ変位計の変位計測結果を再現できるよう

に，パラメトリックスタディによって決定した．ま

た，初期間隙比 0e ，初期飽和度は実験条件から決定

し，初期サクションは初期飽和度と式(4-23)から決定

した．なお，ここでは簡単のため，内部構造変化，

サクションの影響を考慮していない． 
淀川堤防砂の透水係数は，1g 場では飽和透水試験

の結果から [m/sec]である．実験では間隙流体に水を

使用しているため，50g 場で透水係数が 50 倍になる

ことを仮定すれば，透水係数の値は [m/sec]となる．

しかし，実験結果から基礎地盤を含めて完全飽和状

態ではないことが明らかになっており，飽和透水試

験の結果から相似則を用いて算出した透水係数より

も実験での透水係数は小さいと考えられる．そこで，

本解析ではこのことを考慮するために，透水係数の

値を [m/sec]の 5 分の 1 の値である [m/sec]に設定し

た． 
Rayleigh減衰の係数 1 は初期剛性依存型で-0.0023

とした。また，初期飽和度は 0.678 で初期サクショ

ンは-3.209 [kPa]である． 
 

表 5-1 解析に用いた材料パラメータ 

Parameter Value

Initial void ratio, e0 0.589

Compression index, λ 0.0804

Swelling index, κ 0.0001

Normalized shear elastic modulus, G0/σm0’ 4000

Permeability, kh (m/s) 4.79×10-5

Density, ρt (t/m3) 1.90

Bulk modulus of pore fluid, Kf (kPa) 6000

Phase transformation stress ratio, Mm
* 1.270

Failure stress ratio, Mf
* 1.270

Hardening function parameter, B0
* 10000

Hardening function parameter, B1
* 150

Hardening function parameter, Cf 50

Quasi-overconsolidation ratio, OCR* 1.3

Anisotropy disappearance parameter, Cd 2,000

Dilatancy coefficient parameters, D0
* 1.0

Dilatancy coefficient parameters, n 2.0

Referential strain parameter (in plastic), γref
P* 0.008

Referential strain parameter (in elastic), γref
E* 0.08

van Genuchten’s parameter α (1/m) 19.6

van Genuchten’s parameter n′ 1.2  
*Effect of suction was not taken into account for simplicity.  
 
 

さらに，流入境界部は間隙空気によって土への水

分の浸透が阻害されること，水が土と模型壁面の間

を流れやすいことにより，土への浸透速度はより遅

いと考えられる．そこで，流入境界部の透水係数を 
[m/sec]の 10 分の 1 の値である [m/sec]に設定した． 

浸透領域は完全飽和状態でないことを再現する

ために，体積弾性係数を通常より小さい値に設定し

た．これは間隙空気と間隙水の混合体としての体積

弾性係数を設定することに対応している．具体的に

は，水の体積弾性係数を 6000[kPa]に設定した． 
これらのパラメータは，実験結果のうち最も信頼

性が高いと考えられるレーザ変位計による変位計測

の結果を再現できるようにパラメトリックスタディ

を実施し設定した．今回設定したパラメータは，同

じ淀川堤防砂を使用した過去の研究（たとえば，加
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藤（2011）14））と比較すると， 0  mG ， 0
B ， 1B を

大きな値に設定しており， fC ， 0
D を小さな値に設

定しているため，比較的変形が起こりにくいパラメ

ータを使用しているといえる．しかし，遠心場にお

ける粒子寸法効果などを考慮すると，1g 場と同じ材

料として考えられないため，50g 場における遠心模

型実験の結果を表現できるパラメータを設定した． 
 

(3) 浸透過程の解析結果 
解析における浸透過程の基礎地盤内間隙水圧の

時刻歴を図 5-3 に示す．時間スケールをプロトタイ

プに変換した実験結果の基礎地盤内の間隙水圧時刻

歴を図 5-4 に示す．なお，実験において，浸透計測

終了から動的過程計測開始および振動載荷までには，

サンプリング間隔の切り替えのためにモデルスケー

ルで約 2 分間計測を中断している．浸透過程終了か

ら動的過程計測開始までの間で間隙水圧の若干の低

下がみられたため，その間に貯水タンク内の水がな

くなったと考えられるが，水圧の低下は小さく，実

験結果への影響は小さいと考えられる．  
計測地点 1，2，3 では解析による水圧の値が実験

結果よりも高く，およそ 2 倍となっていることがわ

かる．また，計測地点ごとの水圧上昇が始まる時刻

を比較すると，計測地点 P1 を除き解析結果の方が

実験結果よりも水圧上昇が始まる時刻が遅い結果と

なった．これは，実験においては土槽の底面と供試

体との境目を水が通りやすい傾向があり，解析で予

想されるより早く水が下流側へ到達したことが原因

であると考えられる． 
浸透過程の基礎地盤内間隙水圧分布図の比較を

図 5-5 に示す．実験では 3.467 時間後に遠心加速度

が 50g に到達し，7.958 時間後に浸透水が下流側ス

リットに到達し，19.30 時間後に振動載荷が行われ

た．解析では実験に比べて，法尻付近の水位が高い

結果となった．しかし，間隙水圧計から推定した水

位は不飽和浸透を含む浸透状況と一致していないが，

染色水を用いた不飽和浸透を含む浸潤線（図 4-14）
と比較すると解析結果はよく一致していると言える． 

 
 
 
 
 
 
 

0 4 8 12 16 20 24

0

10

20

30

40

50
 P1
 P2
 P3
 P4

 

P
o
re

 p
re

ss
u
re

 (
kP

a)

Time (hour)  
図 5-3 浸透過程の基礎地盤内間隙水圧の時刻歴（解析） 
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図 5-4 浸透過程の基礎地盤内間隙水圧の時刻歴（実験） 
 

0.333時間

1時間

2時間

4時間

24時間

1時間

4.1時間

7.958時間

19.30時間

2時間

3.4673時間

実験結果 水圧=0 Line

解析結果

0.333時間

3.5時間

8時間

19.33時間
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(4) 動的過程の解析結果 
図 5-6 に解析および実験の変形量時刻歴を示す．

解析では法尻の水平変位が左方向に 0.151m，法尻の

鉛直変位が上方向に 0.0245m，天端の鉛直変位が下

方向に 0.228m となった．一方実験では法尻の水平変

位が左方向に 0.213m，法尻の鉛直変位が上方向に

0.024m，天端の鉛直変位が下方向に 0.38m であり，

おおむね解析は実験の変位の結果を再現できている．

また，時刻歴もよい一致を示している．なお，実験

における法尻水平変位の時刻歴の波形は他の位置に

比べて大きく振動しているが，この原因は法尻水平

変位の計測のために設置したターゲットの揺れであ

ると考えられる． 
図 5-7 に解析における加振時の間隙水圧時刻歴を，

図 5-8 に実験結果における加振時の間隙水圧時刻歴

を示す．計測地点 P4 では，解析と実験における間隙

水圧の上昇幅がよく一致している．それ以外の地点

では解析の方が間隙水圧の上昇が大きい傾向を示し

た．図 5-9 に解析における間隙水圧分布を示す．加

振に伴って天端下の間隙水圧が低下し，更に下部の

基礎地盤内では間隙水圧が上昇していることがわか

る．また，法尻部の間隙水圧も上昇しており，浸透

水が加振に伴って下流側に流れる傾向が見られる． 

図 5-10 にせん断ひずみ 2 2 2( 2 )xx yy xye e e    分布

図の比較を示す．解析では法尻から天端にかけてせ

ん断帯が形成されていることがわかる．一方，実験

ではより深部にせん断帯が発生しているように見え

る． しかし，解析結果においても法尻や天端部より

はひずみが小さいが，深部にせん断ひずみが卓越し

ており，この傾向は実験結果と一致している．また，

せん断ひずみの発生部位には多少違いがあるものの，

解析，実験ともに法尻部にせん断ひずみが発生して

おり，解析で実験の変形モードをある程度再現する

ことができている．実験結果と解析結果の差異の原

因としては，実験における画像解析は土槽側面部の

土の挙動を解析したものであり，土槽底面や側面の

拘束条件の影響を受けていることが考えられる．  
図 5-11 に平均骨格応力減少比 SSDR 分布図を示

す．SSDR 0( 1 / )m m    と定義され，初期値は 0 で

飽和領域について液状化に近い程 1 に近づく．法尻

下部で大きな値を示している事がわかる．この事か

ら間隙水圧が上昇し，平均骨格応力が減少する事に

よって，液状化に近づいている事がわかる．一方，

実験では法尻下部の P3 では間隙水圧の上昇が小さ

いものの，基礎地盤部の P4 では大きく間隙水圧が上

昇している．以上より，加振直後は法尻部で平均骨

格応力が減少した後に，浸透によって飽和に近づい

た基礎地盤部で骨格応力が減少する事が，変形を起

こす要因になっていると考えられる． 
 

(c) 天端沈下量(m)

(a) 法尻水平変位(m) (b) 法尻鉛直変位(m)
実験における法尻水平変位時刻歴の揺れが大きい
のは，ターゲットの振動が原因であると考えられる．

水平方向：左向きを正
鉛直方向：下向きを正
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図 5-6 変形量時刻歴（解析結果および実験結果） 
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図 5-7 解析における加振時の間隙水圧時刻歴[kPa] 
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図 5-8 実験における加振時の間隙水圧時刻歴[kPa] 
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3 sec 

 
30 sec 

図 5-9 間隙水圧分布（解析結果）[kPa] 
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解析結果 

 
実験結果 

図 5-10 せん断ひずみ分布図（解析結果と実験結果の比

較） 
20sec

 
図 5-11 骨格応力減少比 SSDR（解析結果，30sec） 

 

 

5.4 能登半島の解析 
 
(1) 解析対象断面と解析条件 

2007年能登半島地震で被害を受けた道路盛土

である縦32断面1)を解析対象断面とした．図5-12
縦32の崩壊断面と復旧断面図を示す．図5-13に解

析モデルと境界条件を示す．崩壊の原因となった

と考えられる腐植土層を盛土と基盤の間に考慮し

ている．強風化岩はN値5～20程度の工学的基盤と

はいえない土層であるが，基盤までのボーリング

調査が実施されていないため，仮として図5-13の
モデル底面を工学的基盤と設定し，地震動を入力

することとする．また，仮の標高としてモデル底

面をKBM±0.0mとする． 
 

 
図 5-12 能登有料道路 縦 321)の崩壊断面と復旧断面図 
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図 5-13 有限要素解析モデル図（上：全体図，下：盛土

部拡大図） 

 
(2) 入力地震動 

解析の入力地震動には2007年能登半島地震の

本震における，K-net ISK006(富来)観測地震動15)

を振幅調整した波を用いた． 
図5-14に震源，観測点，解析対象断面の位置関

係を示す．また，図5-15にK-net ISK006(富来)の地

層構成を示す15)．地表面には火山灰質の粘性土が

存在するがVsは260m/secであり，比較的硬質であ

るため，これを解析モデル工学的基盤面の入力波

として用いる事とした． 
 

約6.5km

約15.5km

K-net観測地点ISK006

震源

道路盛土崩壊地点
（縦-32）

 
図 5-14 震源，解析対象位置，震動観測地点の位置関係 
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図 5-15 K-net ISK006(富来)観測点の地層構成 15) 

 

福島・田中の式と川島らの式16)によって観測地

点富来からの減衰率を算出し，本解析では0.8倍の

減衰率を用いる事とした．図5-16に振幅調整後の

地震動を示す．この地震動を解析の入力波とした． 
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図 5-16 振幅調整後の入力地震動の時刻歴 

 

(3) 材料パラメータ 
解析モデルを構成する材料は盛土，腐植土，強風

化岩の3種である．盛土材料としては弾塑性モデルを

用い，実施されている三軸繰返し試験に対する要素

シミュレーションを行うことでパラメータを設定す

る．試験で用いられた試料は大規模崩落が発生した

箇所のものである（38-T-2，能登半島地震被害調査

報告p.118）．三軸繰返し試験と要素シミュレーショ

ンから得られた液状化強度曲線，要素シミュレーシ

ョンの骨格応力径路および応力～ひずみ関係を図

5-17に示す． 
なお，盛土材料については被災後に無被害箇所，

崩落箇所について力学試験を行い比較しているが，

被災程度に関わらず類似した力学特性と物性を示す

ものが多く，被災程度と盛土材料との明らかな相関

関係は認められていないことが報告されている． 
腐植土層は植物根を含み，透水性，変形性が高い

層であり，盛土の崩壊を助長したと考えられるが，

試験が実施されていないこともあり，簡単のために

本検討では盛土層と同等のパラメータとする．また，

強風化岩層についても試験が行われていないため，

仮として変相線到達後の剛性低下およびダイレイタ

ンシーを無視した盛土層のパラメータを用いる．パ

ラメータ一覧を表5-2に示す． 
なお，水分特性については試験が行われていない

ため，淀川堤防砂の水分特性と同様のものを用いる．

淀川堤防砂の水分特性を図5-18に示す．飽和透水係

数は微粒砂程度とし，5.0×10-5（m/s）とする． 
なお，本解析では簡単のため，サクションの影響

を考慮していない． 
 

表 5-2 解析に用いたパラメータ 
Embankment, Humus soil Hard weathered rock

Method 4 Method 4

Initial void ratio　e0 1.192 1.192

Compression index　λ 0.025 0.025

Swelling index　κ 0.0025 0.0025

Int.shearcoefficient ratio G0/σ’ｍ０ 681.2 681.2

Permeability　k （m/s） 5.0×10-5 5.0×10-5

Gravity acceleration g (m/s2) 9.8 9.8

Density　ρ（t/m3） 1.8 1.8

Stress ratio at PT　Mm
＊ 0.909 0.909

Stress ratio at failure　Mf
＊ 1.302 1.302

Hardening parameter　B0
＊ 3000 3000

Hardening parameter　B1
＊ 1.1 1.1

Hardening parameter　Cf 95 95

Quasi-OCR　OCR＊ 2.0 2.0

Anisotoropy parameter Cd 2000 2000

Dilatancy parameters　D0
*
 ,n 0.5, 8.0 0.0, 8.0

Plastic ref. strain　γref
P＊ 0.015 -

Elastic ref. strain　γref
E＊ 0.15 -

Soil

 
 

 
(a) 液状化強度曲線 
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(b) 応力－ひずみ関係（繰返し応力比 0.40） 
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(c) 応力－ひずみ関係（繰返し応力比 0.40） 

図 5-17 弾塑性構成式による縦 38 断面 1)の繰返し三軸試

験結果のシミュレーション 
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図 5-18 淀川堤防砂の水分特性曲線および比透水係数 

 
(4) 初期水位の設定 

集水地形であることが被災した大きな要

因であるということを確認するため，本検討

では山側の水位を変化させて初期水位および

それに応じた初期応力を作成し，地震解析に

用いる．解析ケースとして山側の水位を以下

の2通りの条件に保ち，定常状態になるまで浸

透解析を実施する．これにより得られた各ケ

ースの初期飽和度の分布を図5-19に示す．  
 Case1：山側水位 KBM+5.0ｍ 
 Case4：山側水位 KBM+17.1ｍ（現地盤に最も近い

ケース） 
 
(5) 境界条件および数値パラメータの設定 

境界条件としては，変位境界として底面固

定，側方擬似自由地盤境界とし，排水境界と

して底面および側面を非排水境界とした．  
数値パラメータは以下のように設定した． 

Newmark の β値 ：0.3025 
Newmark の γ値 ：0.6 
Rayliegh 減衰の値 ：α1=0.003（初期剛性依存） 
計算時間増分 T ：0.001（s） 
 

 
Case1 

 

 
Case4 

 
図5-19 各ケースにおける飽和度分布 

 

(6)  解析結果 
 図 5-20 に各ケースの骨格応力減少比分布を，図

5-21 に各ケースの蓄積塑性偏差ひずみ分布を，図

5-22 に各ケースの変位ベクトルを示す． 
 骨格応力減少比では，Case1 では地下水位以深の

要素がほぼ全て強風化岩であるために骨格応力が大

きく減少している範囲は少ないが，山側の地下水位

が高い Case4 では盛土層が飽和することにより骨格

応力が減少している範囲が大きくなっている．特に

強風化岩との境界部の盛土層が液状化している． 
 蓄積塑性偏差ひずみでは，Case1 では盛土天端付

近に大きなひずみが集中しており，谷側法尻付近で

は地下水位以下の一部のみにひずみが発生している

が，山側地下水位が高いケースになるにつれて谷側

法尻付近における大ひずみの発生領域が広くなって

いる．また，地下水位が高い Case4 では，谷側法尻

から強風化岩との境界に沿って大きなひずみが連続

して発生している．これは骨格応力減少比分布にお

いて液状化が発生していた範囲と一致している． 
 ここで，変位ベクトルについて着目すると，Case1
での大きな変位は谷側法肩に集中しているのに対し，

Case4 では谷側法尻付近の変位量が大きくなり，大

変位が生じる箇所が遷移していることが分かる．す

なわち，Case1 では法肩が崩れるだけの変形であっ

たのが，Case4 では法面内部から円弧すべりが発生

しているような変形となっている．この破壊状況は

実際の被災状況とよく一致している．なお，土質試

験がなかったために解析では腐植土層と盛土層で同

じパラメータを用いているが，この腐植土層は非常

に高い変形性を有した土層であることが推測される．

また，この層が盛土の崩壊を助長している可能性が

ある．腐植土層を表した適切なパラメータを用いる

ことができれば，さらに再現性の高い解析を実施す

ることが可能だと考えられる． 
 以上より，現地盤の地下水位に近いケースである

Case4 にて，実際の被災状況を再現することができ

た．また，内部構造の変化を構成式中にて考慮する

ことにより，円弧滑りの変形をより再現することが

出来た．さらに，能登半島地震において検討箇所の

道路盛土が大崩落を起こした理由が，山側から供給

される地下水の水位が高いことが原因であることが

解析により示唆された． 
このことから，本研究で提案した手法は，浸透問

題から動的な地震問題を同時に考慮することが出来

る有効な手法であることが示された． 
 

 
Case1 

 
Case4 

 
 
図5-20 Case4の平均骨格応力減少比（SSDR）分布（60

秒後） 
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Case1 

 
Case4 

 
 

図5-21 蓄積塑性偏差ひずみ分布（60秒後） 
 

 
Case1 

 
Case4 

 
図5-22 変位ベクトル分布（60秒後，m） 

 
 
5.5 updated Lagrangian 法による有限変形多相

連成有限要素解析 
 
 本節では，大変形を解析するために updated 
Lagrangian法による多相連成３次元有限要素法を定

式化する17)．支配方程式は，5.2節と同様であり，本

手法に特徴的な定式化手法についてのみ記述する． 
また，本解析では，前節で導出した砂の繰返し弾塑

性モデルに加えて，粘性土の繰返し挙動を表現する

ために3.5節で導出した繰返し弾粘塑性構成式を用

いた． 
解析対象は，基本想定地盤モデルとして両盛土を

想定した．地震時の動的解析の結果を示す． 
 

(1) 有限要素定式化 
支配方程式を有限要素法により空間離散化，

Newmark のβ法により時間離散化する．空間離散化

では，変位には 8 節点(20 節点)アイソパラメトリッ

ク要素，間隙水圧には 4 節点(8 節点)アイソパラメト

リック要素を用いた．括弧内の数字は三次元解析の

場合を示す． 
 

(3) 動的解析 
解析モデルを図 5-23 に示す．基礎地盤部の高さは

15m，幅は 90m としている．基礎地盤下部は水平方

向，鉛直方向を固定した．解析モデルの両端には幅

広で要素両端が等しく変位する自由地盤部を与えた．

また盛土部分は法面勾配が 1:2 で高さが 6m，天端幅

が 6m と設定した．水位は基礎地盤上部に定めたた

め，基礎地盤部は飽和状態となり，初期水圧として

静水圧になるような水圧を与えている．飽和から不

飽和へ問題なく遷移させるために，飽和度は最大

0.99 としており，常に間隙空気を含む三相の状態と

して計算している．実際の地盤においても，飽和度

が 1.0 になることはないので，この仮定は妥当であ

ると考えられる．また盛土部分は不飽和状態であり，

初期飽和度は 0.6 とした．基礎地盤下部に酉島粘土

層を，上部には酉島砂層を設定した．解析に用いた

パラメータを表 5-3 に示す． 
入力波は 2011 年東北地方太平洋沖地震（M9.0）

時に宮城県遠田郡田尻町で観測された地震動 18)を時

間領域で振幅を 1.5 倍にした波を用いた（図 5-24）． 

図 5-25 に間隙水圧分布図を示す．基礎地盤部に

おいて砂層と粘土層の境界付近の砂層部分に特に間

隙水圧が上昇していることが分かる．間隙空気圧分

布図を図 5-26 に示す．盛土部分に一様に間隙空気圧

が発生しており，時間が経過するに伴い，発生量は

大きくなっている．また，基礎地盤上部の両端に間

隙空気圧が大きく発生している．図 5-27 に蓄積粘塑

性塑性偏差ひずみ分布図を示す．粘土層では弾粘塑

性構成式を用いているために，蓄積粘塑性偏差ひず

みを示し，砂層では弾塑性構成式を用いているため

に，蓄積塑性偏差ひずみを示す．盛土法面部と基礎

地盤上部に大きく蓄積塑性偏差ひずみが発生してい

る．また盛土左側の法尻部に局所的に大きな蓄積塑

性偏差ひずみが発生している．図 5-28 に変位ベクト

ル図を示す．この図によると盛土表面が大きく変形

しており，特に法尻部分は大きく盛り上がっている

ことが見てとれる． 

30m 30m 30m

11m

4m

6m

6m

: 材料1

: 材料2

: 材料3

 
図 5-23 解析モデル図（材料 1：淀川堤防砂，材料 2：酉

島砂，材料 3：酉島粘土） 
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図 5-24 東北地方太平洋沖地震観測動（Kik-net, 

TAJIRI18), 遠田郡田尻町-NS 成分） 
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表 5-3 解析に用いたパラメータ 

パラメータ 記号 酉島粘土 淀川堤防砂
初期間隙比 e0 1.25 0.65

擬似過圧密比 OCR
*

1.0 1.4

密度 (t/m3) ρ 1.66 1.90
圧縮指数 λ 0.341 0.061
膨潤指数 κ 0.019 0.004

飽和状態の透水係数 (m/s) kW
s 5.77*10-10 1.00*10-5

無次元化初期せん断係数 G0/σ'm0 75.2 157.5

限界状態での破壊応力比 M*
m 1.24 1.18

粘塑性パラメータ m' 24.68 40.0

粘塑性パラメータ (1/s) C1 1.00*10
-6

1.00*10
-5

粘塑性パラメータ (1/s) C2 3.83*10-7 1.00*10-5

内部構造パラメータ n 0.3 0.53

内部構造パラメータ β 3.6 5

硬化関数中のパラメータ B*
0 100 200

硬化関数中のパラメータ B
*
1 40 15

硬化関数中のパラメータ Cf 10 5

ひずみ依存性パラメータ α' 10 1.0

硬化関数中のパラメータ A
*
2 5.9 9.0

硬化関数中のパラメータ B*
2 9 3.6

サクションパラメータ SI 0.50 0.20

サクションパラメータ sd 0.25 0.60

Van Genuchten parameter (1/kPa) α 0.033 10.00
Van Genuchten parameter n 1.083 1.068

透水係数に関するパラメータ a 3.0 3.0

透気係数に関するパラメータ b 2.3 1.0
透気･透水係数に関するパラメータ Ck 1.083 1.068

Initial void ratio

Quasi-overconsoildation ratio

Density (t/m3)

Compression index

Swelling index

Saturated permeability (m/s)

Normalized initial shear modulus

Stress ratio at failure

Viscoplastic parameter

Viscoplastic parameter (1/s)

Viscoplastic parameter (1/s)

Structural parameter

Structural parameter

Kinematic hardening parameter

Kinematic hardening parameter

Kinematic hardening parameter

Strain-dependent parameter

Kinematic hardening parameter

Kinematic hardening parameter

Suction parameter

Suction parameter

Parameter for water permeability

Parameter for air permeability

Parameter for water and air permeabilities

Parametes Clay Sand

 
 

(kPa)  
図5-25 間隙水圧分布図（200 sec） 

(kPa)
 

図 5-26 間隙空気圧分布図（200 sec） 
 

(%)
 

図 5-27 蓄積粘塑性，塑性偏差ひずみ分布図（200sec） 

 

 

 
 

図 5-28 変位ベクトル図 

 

 

5.6 Material Point Method による多相連成動

的解析 
 
 本節では，FEMではメッシュの絡み合いなどによ

って解析が困難な大変形を解析するために，Material 
Point Method (MPM)19) による多相連成解析法であ

るMPM-FDM連成法20), 21)を用いた解析を実施する．

解析例として，浸透を考慮した両盛土の動的解析を

実施しした． 
 
(1)  解析条件 

本節では，不飽和堤防の動的解析に対して，浸透

を考慮したケースを示す．5.3 節で示した多相連成

弾塑性有限要素法で浸透解析を行い，その結果を用

いて MPM-FDM 連成法で動的解析を実施した． 
まずは浸透解析の条件を示す．図 5-29 に解析モ

デルと境界条件を示す．ここでは，道路として供用

されている河川堤防を想定し，河川水位が上昇した

場合を解析した．盛土の右側を川表とし，初期水位

基礎地盤上部から毎時 1/3ｍで上昇させ 12 時間後，

天端に水位が達した時点で解析終了とした．図 5-30
に浸透終了後の飽和度分布図を示す．浸潤線は黒線

で示した．浸潤線を見ると，川裏法尻まで到達して

いることが分かり，また堤体は全体的に飽和度が上

昇していることが見て取れる．この状態から先ほど

同様の動的解析を開始する．留意点として，MPM で

浸透解析を行うと非常に時間がかかること，変形が

小さいため MPM で追う必要性が無いという二点か

ら，本研究では FEM での浸透解析結果の応力・水圧

を MPM にインプットすることで，MPM での浸透を

考慮した動的解析を行った．用いた材料パラメータ

を表 5-4 に示す．このパラメータは能登半島盛土材

料であり，弾塑性モデルによる繰返し三軸試験に対

する要素シミュレーションを行うことで設定された

ものである．Rayleigh 減衰は初期剛性比例型を用い，

1  0.003 とした．図 5-31 に入力地震動の波形を示

す．入力波は兵庫県南部地震時に遠矢浜にて観測さ

れたものを振幅調整して使用した． 
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(2)  解析結果 
図 5-32 に骨格応力減少比分布図を示す．堤体で

の骨格応力の減少が大きいことが分かる．図 5-32
に示すように堤体の飽和度が高いことに因るものと

考えられる．解析が進むにつれて 20 秒後では川裏側

で法面が滑り破壊を起こしていることが確認される．

解析終了時の 30 秒後には川裏側において天端から

法尻にかけて大きく変形している． 
このように，粒子法である MPM を用いる事によ

り盛土が崩壊するような大変形の解析が可能となる

事を示した． 

 
図 5-29 多相連成弾塑性有限要素法による浸透解析モ

デル 

 
図 5-30 浸透終了後飽和度分布図 

 
図 5-31 入力地震動 

 
表 5-4 解析に用いたパラメータ 

Embankment, Humus soil

Method 4

Initial void ratio　e0 1.192

Compression index　λ 0.025

Swelling index　κ 0.0025

Int.shearcoefficient ratio G0/σ’ｍ０ 681.2

Permeability　k （m/s） 5.0×10-5

Gravity acceleration g (m/s2) 9.8

Density　ρ（t/m3） 1.8

Stress ratio at PT　Mm
＊ 0.909

Stress ratio at failure　Mf
＊ 1.302

Hardening parameter　B0
＊ 3000

Hardening parameter　B1
＊ 1.1

Hardening parameter　Cf 95

Quasi-OCR　OCR＊ 2.0

Anisotoropy parameter Cd 2000

Dilatancy parameters　D0
*
 ,n 0.5, 8.0

Plastic ref. strain　γref
P＊ 0.015

Elastic ref. strain　γref
E＊ 0.15

Soil

 

 

5 sec

10 sec

20 sec

30 sec

 
図 5-32 骨格応力減少比分布図 

 
 

5.7 慣用設計法と提案解析手法の比較 
ここでは，慣用設計法と提案解析手法の比較を行

う．ここで，慣用設計法とは，道路土工－盛土工指

針 22)に示される設計指針を指す．高速道路盛土や鉄

道盛土も独自の設計法を持つが 23), 24)（東日本高速道

路株式会社，中日本高速道路株式会社，西日本高速

道路株式会社 2009），それらは道路土工指針に準じ

ており類似点が多いためである．なお，道路盛土の

耐震性に関するセミナーを参考にした（佐々木 
201125），常田 201126)）． 

 
(1) ニューマーク法と動的非弾性解析法の比

較 
慣用設計法で波，盛土材料の多様性と不均一性，

解析手法の不確実性などから，設計段階で定量的に

土構造物の挙動を予測するのが簡単でないため，盛

土の設計は基本的に経験・実績に基づく施工法およ

び照査法を用いている．一方，その適用範囲を超え

るような仕様を持つ盛土や盛土内への水の浸透があ

る場合，すなわち，これまでに経験していない構造

や外力の作用があった場合は，動的弾塑性有限要素

解析などの照査方法を用いる必要がある． 
ここでは，本研究で提案した耐震性の評価解析法

と慣用設計の耐震性照査法（ここではニューマーク

法）を比較し，適用性，必要なデータ，評価できる

項目についてまとめる．表 5-5 に，両手法の適用性，
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解析に必要なパラメータ，解析に必要なデータ，解

析で得られる出力，解析で評価できる項目を列挙し

た．なお，「提案手法（動的非弾性解析法）」とは，

本研究で提案した，多相連成弾塑性有限要素法，

updated Lagrangian 法による有限変形多相連成有限

要素法，Material Point Method による多相連成動的解

析法の総称である．個々に特徴を持つが，共通した

事項をまとめた． 
提案手法（動的非弾性解析法）は，基本的には想

定される全ての境界条件と入力地震動に対して適用

ができる．繰返し載荷に対応した不飽和土の弾塑性

および弾粘塑性構成式を用いるため，不飽和および

飽和状態の砂質土，粘性土，軟岩等の力学挙動を幅

広く詳細に考慮する事ができる．特に，基本的に不

飽和材料である盛土材料の，締固め時のサクション

による強度・剛性の増加，および雨水や地下水の浸

透によるサクション喪失に起因した強度・剛性の減

少をモデル化できる．さらに，液状化挙動も逐次的

に追跡し，液状化による著しい材料の劣化も考慮す

る事ができる． 
 

表 5-5 ニューマーク法と提案手法（動的非弾性解析法）の比較 

解析手法 ニューマーク法 提案手法（動的非弾性解析法） 

適用性  経験・実績のある盛土構造および地震

動に良い適用性 
 飽和材料，乾燥材料 
 ひずみ軟化による材料劣化の簡易的な

導入 
 

 盛土内浸透水による間隙水圧 

 想定される全ての盛土構造および地震動に適用可能 
 不飽和材料，飽和材料，乾燥材料 
 ひずみ硬化－軟化，サクションの影響，液状化を含む

繰返し載荷による材料劣化などの力学特性の詳細な

考慮 
 盛土内浸透，繰返しせん断による逐次的な間隙水圧 

解析に必要

なパラメー

タ 

 単位体積重量 
 粘着力 c  
 内部摩擦角  
 降伏震度 yk （必要に応じて非線形性を

考慮） 

 単位体積重量 
 弾（粘）塑性構成式の材料パラメータ 
 水分保持特性のパラメータ 
 透水係数 

解析に必要

なデータ 
 三軸試験（CU，CD，UU など） 
 一面せん断試験（CV，CP） 
 地下水位の情報 

 不飽和土の繰返し三軸試験（排気－排水，非排気－非

排水，異なるサクション） 
 不飽和土の圧密試験 
 保水性試験 
 透水試験（不飽和または飽和） 
 地下水位の情報 

解析で得ら

れる出力 
 滑り土塊の残留変位量とその時刻歴  盛土および基礎地盤の変位（加速度，速度）分布とそ

の時刻歴 
 間隙水圧，骨格応力，せん断ひずみなど各種変数の分

布とその時刻歴 

評価できる

項目 
 地震動に対する変形照査  地震動に対する変形照査 

 降雨時や地下水の浸透時の地震動に対する変形照査 
 液状化地盤または軟弱粘土地盤上の盛土の地震動に

対する変形照査 
 排水工などの対策工の効果の検証 

 
解析に必要なパラメータを決定するためには，不

飽和土の繰返し三軸試験を実施する事が必要である．

排気状態での排水三軸および非排水三軸試験など，

一部の基準化されている実験もある．しかし，地震

のような相対的に速い外力を受ける場合には，非排

気－非排水条件下での三軸試験によるパラメータの

決定が重要である．解析法においても間隙空気圧を

未知数とする手法がより妥当と言える．また，圧密

試験，透水試験，保水性試験の実施も必要となる． 
解析結果としては，解析対象領域の変形，応力，

ひずみ，間隙圧の分布とその時刻歴が得られるため，

より詳細な耐震性照査が可能となる．また，雨水や

地下水の浸透過程を解析した後に地震動を作用させ

た動的解析を行う事で，水と地震動が同時に作用し

た場合の照査もできる．さらに，慣用設計では，軟

弱地盤上の盛土では，地盤改良等の対策をとった後

に，十分に硬質な基礎地盤上にある盛土として照査

が行われるが，提案手法では，軟弱地盤上の盛土の

直接的な照査と改良工の効果を検証する解析もでき

る．これは，排水工についても同様の事が言える． 
ニューマーク法に比べて，パラメータの数が多く

的確な設定が重要であるが，三軸試験のシミュレー

ションと事例解析によって解析の精度を向上させる

ことができる． 
 

(2) ニューマーク法と動的弾塑性有限要素解

析法による解析例 

 
2007 年能登半島地震における盛土の被災事例に

ついて，ニューマーク法 27)と動的弾塑性有限要素解

析法による例題解析を行った．解析対象断面は，5.3
節に示した能登半島の被災盛土と同様である． 
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図 5-33 にニューマーク法による解析に用いた円

弧すべり面，設定地下水位，スライス分割を示す．

動的弾塑性有限要素解析結果（Case 4）において，

法肩から法尻へかけて円弧を描くように変形してい

る事から，円弧すべり面はそれと対応するように決

定した． 
盛土の湿潤密度は 1.8 (g/cm3)で飽和密度も同じと

仮定した．粘着力 c は十分なデータが無いため，10，
20，30 (kN/m2)の 3 ケースでパラメトリックスタディ

を行った．内部摩擦角は破壊応力 fM から三軸圧

縮状態を仮定して算定し 39°とした．地下水位がす

べり土塊内に存在する場合は，水中重量法を用いて

垂直抗力を軽減した． 
図 5-34 に地下水位がすべり土塊内に無い場合の，

粘着力 c のパラメトリックスタディの結果を示す．

c =10 (kN/m2)のケースではすべり変位量が 2.97m と

最も大きかった．また， c =20 (kN/m2)のケースでは

すべり変位量が 0.39m，c =30 (kN/m2)のケースでは，

すべり変位量が 0.14m であった．次に，図 5-35 に

c =20 (kN/m2)で地下水位がすべり土塊内に存在する

ケースの結果を示す．地下水位が無い場合に比べて，

摩擦抵抗が小さくなるため変位が著しく大きくなっ

ている事がわかる． 

 
(a) 地下水面がすべり円弧内にない場合 

地下水面

 
(b) 地下水面がすべり円弧内にある場合 

図 5-33 ニューマーク法に用いたすべり円弧，スライス

分割，地下水面 

 
能登半島盛土材料の圧密非排水三軸試験結果 1)に

よると，有効応力で整理した粘着力 c は 5 (kN/m2)程
度，内部摩擦角は 39°程度である．この試験結果

を用いた場合，地下水位が無い場合でも c =10 
(kN/m2)のケースよりもさらに大きな変形量を予測

する事となる．地下水位が有る場合では，主要動が

終わる 15 秒程度からほとんど変位の蓄積が見られ

ない． 
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図 5-34 変位時刻歴（粘着力 c のパラメトリックスタデ

ィ，地下水位無し） 
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図 5-35 変位時刻歴（地下水位の有無の比較） 
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(a) 盛土内に浸透水位が無い場合(Case 1) 
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(b) 盛土内に浸透水位が有る場合(Case 4) 
図 5-36 変位時刻歴（法尻，水平と鉛直を合成） 
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次に，5.3 節で示した多相連成弾塑性有限要素法

による解析結果を示す．図 5-36 に法尻部の変位時刻

歴，図 5-37 に平均骨格応力減少比分布図を示す． 
法尻部は両Caseにおいて液状化に近づいており，

変形をもたらす要因となっていると考えられる．

Case 4 は，Case 1 よりも広範囲で平均骨格応力が減

少しており，浸透の影響により大変形がもたらされ

た事がわかる．また，基礎地盤の液状化等が要因で，

主要動後も変形が進行し最大の変形に至っている． 
 

 
Case 1 

 
Case 4 

 
 

図 5-37 平均骨格応力減少比分布図（SSDR，60 秒後，初

期：0.00，液状化：1.00） 

 

5.8 まとめ 
 不飽和土の弾塑性構成式を用いた多相連成

有限要素法(FEM)による，浸透を考慮した不

飽和盛土の動的遠心載荷試験のシミュレー

ションを実施し，不飽和盛土の破壊メカニ

ズムを詳細に明らかにするとともに解析法

の適用性を示した．  
 不飽和土の弾塑性構成式を用いた多相連成

有限要素法(FEM)による，能登有料道路盛土

の事後動的解析を実施した．解析結果は，

実際の被災状況を概ね一致した．  
 不飽和土の弾粘塑性構成式および弾塑性構

成式を用いた，updated Lagrangian法に基づ

く多相連成３次元有限要素法 (FEM)を定式

化し，基本想定地盤モデルとしての両盛土

の地震時動的解析を実施した．  
 Material Point Methodを用いた多相連成解析

法MPM-FDM連成法を用い，浸透を考慮した

不飽和道路盛土の動的解析を実施した．解

析結果は，盛土の崩壊に至るまでの大変形

挙動を表現できた．  
 慣用設計法で地震時の残留変位照査に用い

られるニューマーク法と本研究の提案手法

の比較，例題解析の実施により，提案手法

による水分履歴を考慮した不飽和道路盛土

の地震時の耐震性の評価法の適用性と特徴

を示した．  
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第６章 道路盛土内の水分量および劣化状況の物

理探査 
 

 

 

6.1 概説 
 

土質構造や地下水面を非破壊で簡易的に探査

できる技術を検討するため，平成19年（2007）
能登半島地震時において，能登有料道路の沢や

谷等の集水地形の高盛り土に発生した代表的な

流動性崩壊箇所を利用して連続波レーダによる

電磁波速度構造調査および電磁波反射法構造調

査を実施した．  
さらに，物理探査に必須のキャリブレーショ

ンのため，電磁波速度と地下水位の関係を求め

る室内試験，土質性状の明らかな原位置での表

面波探査，およびRIコーンによる地盤調査を行

った．これらの結果を基に水分量や物性の関係

を確認した．  
 

6.2 原位置物理探査の実験箇所 
実験の実施個所は，能登有料道路 23.4kp 地点の盛

土で縦-41 断面 1)である（図 6-1）． 

 

実験位置，縦
-41（23.4kp）

 
 

図 6-1 実験位置図（「平成 19 年（2007 年）能登半島地震

被害調査報告」1）被災箇所位置図に加筆） 

当該断面は，図 6-2 のように，風化した凝灰岩の

傾斜した基礎地盤に盛られた盛土である 1)．実験は，

盛土斜面のすぐ東側横断方向と縦断方向に実施した

図 6-2の断面図および図 6-3の平面図に側線，また，，

図 6-4 に RI コーン貫入試験の実施位置を示す． 
 

 
図 6-2 実験位置の断面図と側線 

 

 
 

図 6-3 連続波レーダー探査及び表面波探査，測線１（縦

断方向）：26m，測線２（横断方向）：50m 
 

6.3 連続波レーダ探査 
 
(1)連続波レーダ装置の特徴 

連続波レーダ装置は，従来の電磁波を用いた物理

探査装置が電磁波をパルスとして送信する方式に対

し，連続波を送信する方式に変更したものである．

ここで言う連続波とは，正弦波の周波数を徐々に変

化させながら送信する方法であり，ステップ式連続

波レーダと呼ばれる．またこの方法は受信後の波形

をパルス圧縮（周波数領域における相関処理）して

おり，これまでの地中パルスレーダ装置等と同様の

波形解析を行えるようにしている． 
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(b) RI コーン貫入試験位置図 

図 6-4 実験位置の平面図と測線 
 
 

電磁波パルスを送信する従来方式の弱点として信

号の地中透過距離が非常に短いことが挙げられる．

このことを解消するためには，パルスの尖頭電圧を

上げることや，あるいは低周波パルスを用いること

が考えられるが，いずれも高周波数成分の減衰や低

下を招き，特徴である高分解能力を失ってしまう．

したがって，電磁波パルスを送信する方式では高分

解能力を維持したまま探査深度を増大させることは

両立しない．これに対して連続波を送信する方式で

は，送信時間および周波数の変化間隔や変化幅を任

意に制御できるため，高周波数成分を失うことなく

探査深度を増大できる． 
 

(2) 測定方法 
測定方法には，ワイドアングル法を用いた．ワイ

ドアングル法は，固定点を中心として送信アンテナ

と受信アンテナを徐々に開きながら測定する方法で

ある．共通する反射面からの反射波を異なる経路（異

なる距離）で取得できるため，反射波の観測時間と

送受信アンテナの間隔の関係から，地表から共通反

射面までの土の電磁波速度を評価することができる．

これまで，ワイドアングル法を使って地表から電磁

波速度の測定が行われなかった理由は，探査できる

深度が少なくて地下 0.5m 程度の深度しか調査でき

なかったためである．連続波レーダ装置の開発によ

って地下 10～15mの地中電磁波速度を地表からはじ

めて測定できるようになった． 
 

(3) 電磁波速度解析方法 
一般的には各測定点におけるワイドアングル測定

の記録波形を作成し，そこから速度および深度を読

み取る．反射面を同じくする波形の並びは，距離に

応じて傾きながら連続するため，その傾きや距離 0m
における観測時間を読み取ることによって速度や該

当する反射面深度を計算できる． 
本探査では，反射波形の速度と該当波形の観測時

間の関係を図化した Velocity Spectrum を用い，その

中から速度と観測時間の関係が一致する集中性の高

いデータを単純に抽出する．この方法は，ノイズと

判断される集中性の少ないデータは必然的に削除さ

れるため，技術者の技量や経験に依存することなく

解析を進めることができる． 
最終的には各測点の解析結果をまとめてスムージ

ング解析を行い，２次元断面として図化する． 
 
(4) 実験結果 
 図 6-5 に各測線における電磁波速度断面を示した．

なお，測線 1 については雨天当日及び雨天翌日の 2
回計測した．また，測線２は測線１の雨天翌日に計

測した．各電磁波速度断面図は，遅い速度を示す寒

色系から速い速度を示す暖色系へと速度変化を色彩

の変化で表している．また，等値線に関しては，

0.5×108m/sec から 0.9×108m/sec までを 0.05×108m/sec
間隔で示している．また，測線１の 10m 地点（測線

２の 57.5m 地点）と測線１の 26.5m 地点で実施した

簡易動的コーン貫入試験の結果を併せて示す． 
 
①1 日目（平常時の記録） 
 電磁波は，水において最も伝搬速度が低下する特

徴を持つため，土中の含水比が高まれば電磁波速度

が低下する．したがって土中に地下水面があればそ

の付近で電磁波速度変化が発生する．上記断面では，

地下 8m 付近から速度低下が発生しており，その付

近に地下水面が存在する可能性が高い． 
 
②雨天時と雨天直後の変化 
地下水面と思われる電磁波低下深度は，雨天当日

の地下8m付近から翌日は地下6m付近まで上昇する．

また復旧法面に向かって若干高い傾向が見られる． 
同じく雨天翌日の計測では，同日の測線１の結果

と同じく電磁波測速度変化面は地下 6m 付近に検出

されている．ただし速度変化面の分布傾向は，測線

１の横断位置で若干深く，測線両端に向かって地下

5.5m 付近まで高まる． 
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図6-5 各断面の調査解析結果と簡易動的コーン貫入試験結果 
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6.4 室内電磁波速度試験 

 

能登有料道路（縦 41）における電磁波速度

構造調査結果を検証するため，現地とほぼ同様

な細粒分質砂質礫を用い，地下水面を変化させ

ながら電磁波速度試験を実施し，地下水変化と

電磁波速度変化の関係を評価した． 
 

(1) 実験方法 
図 6-6 に示すように，使用した土槽は上げ底とな

っており，試験土（細粒分質砂質礫）を敷き詰めた

深度は 30cm 高となる．土中内の地下水位を高める

ため，最下部のみストレーナ加工した塩ビ管を立て

込み，これを注水孔とした．もう一方の端に前面ス

トレーナ加工した塩ビ管を立て込み，これを水位観

測孔とした． 

土中の電磁波速度の計測は，本来は回路の伝送試

験に使用されるナットワークアナライザーを用い，

微小アンテナを組み込んでワイドアングル法によっ

て土中電磁波速度を計測した．地下水は，水を注入

する前（水位 GL-27cm）と注水して水位の異なる 5
回（地下水位 GL-14cm，GL-8cm，GL-5cm，GL-2.5cm，

GL-0.5cm）の合計 6 回のデータを取得した． 

 
 

30cm 

40cm 

 
 

図 6-6 土槽試験設備の構成 
 

 
(2) 試験度敷き詰め及び土質試験 
試験土は，細粒分の混じった砂・砂礫が主体であ

る．試料の粒径加積曲線を図 6-7 に示す．土の土槽

敷き詰めに当たっては，10cm 毎程度に人力による踏

み固めを行った後，水締めを行った．水締め後，重

り（土の入ったトンパック）を置いて１日放置した

後，最頂部の 30cm 高まで土砂を入れ，人力踏み固

め及び水締めを繰返した．その後は，トンパックを

置いて 1 週間放置して実験に望んだ． 
土質試験のうち，土の湿潤密度は，締め固め状態

での試料の採取が難しいため，砂置換法による土の

密度試験によって取得した．試験箇所は，水で飽和

する実験前に２箇所，飽和した実見後に２箇所で実

施して土の乾燥密度と湿潤密度を取得した． 

土粒子の密度試験は，土の密度試験を行った際に

サンプルした試料に対して行った．このため，２試

料が飽和前の試料，２試料が飽和後の試料となる．

含水比試験は，土粒子の密度試験と同ケースで自然

含水比を取得した後，１試料についてのみ乾燥時，

飽和時の含水比を取得した．なお，粒度試験はサン

プルした４試料を合わせた試料によって行った． 

 

 
 

図 6-7 実験試料の粒径加積曲線 
 

(3) 実験結果 
 土槽内において 5 段階で変化させた地下水位毎に

おける電磁波速度の解析結果から，土槽底面に当た

る Gl-30cm 付近（往復伝搬時間で 10nsec 付近）にお

いて同速度が集中する領域の中心を読み取り，該当

地下水位時における電磁波速度とした．図 6-8 に室

内試験における地下水変化と電磁波速度の関係を示

す． 

 地下水位が高まると共に電磁波速度は低下してい

る事がわかる．また，電磁波速度値は，地下水面上

で 0.07m/nsec，地下水面下で 0.06m/nsec となった． 

 

0.05

0.055

0.06

0.065

0.07

051015202530

飽和地下水位(cm)飽和地下水位（土槽上端からの深度，単位：cm） 

- - - - - - 

 
図6-8 室内試験における地下水変化と電磁波速度の関係 

 

6.5 表面波探査 
 
(1) 測定方法 

高精度表面波探査の測定は，測線上に等間隔で受

振器を多数設置し，一定間隔で発震した波動を多チ

ャンネルで受振する．発震点位置は対象地盤の状況

により決定し，進行方向に向かって最後尾の受振器

から 0.5～15m 程度オフセットして行う(対象地盤に

よって決定される)．また，受振器には 4.5Hz の速度

型ジオフォンを 1m 間隔で設置し，24 チャンネルを

1-spread(1 展開)で測定を行った． 

区
間
速
度

(m
/nsec)



 

48 

 

(2) 解析方法 
データ処理・解析フローの各ステップの概略は以

下のとおりである． 

各ショット(発震)データの発震点位置，および受

振点位置の情報等のジオメトリを作成する．次にク

ロスコリレーション（相互相間）CMP 記録を作成す

る．さらに，分散曲線解析を実施する． 

上記の手順で編集した分散曲線をもとに S 波速度

構造を計算する．求まったＳ波速度分布をプロット

したものを初期モデルとする．具体的には，観測分

散曲線から波長(位相速度/周波数)を求めて波長の

1/3 を深度と仮定し，深度と位相速度(ある深度まで

の平均的な S 波速度とみなす)の関係をグラフ化す

る． 
最終モデル(S 波速度構造)は，非線形最小自乗法に

よるインバージョン解析で，観測された分散曲線と，

求められた S 波速度構造に対する論理的な分散曲線

の差(残差)が最小となったものを採用する． インバ

ージョンの計算では速度層を 10～15 層構造とし，各

層の層厚は固定して各層の S 波速度だけを変化させ

る．  
 

(3) 実験結果 
 側線１及び側線２の表面波探査結果を図 6-9 及び

図 6-10 に示す．また，6.2 節で示した簡易貫入試験

結果（Nd 値）及び S 速度構造断面から推定される地

盤構造図を示した． 
実験地は，深度 10～15m に風化凝灰岩による基盤

が出現し，以浅は礫混じり砂質粘土が被る．礫混じ

り砂質粘土における簡易貫入試験結果は，地下 3～
4m 程度までは N 値 2～5（Nd=1.5N で換算）を示し，

以深は急激に固くなり，深度 5m 付近で N 値 10 以上

となる． 
 おおよそ 3 層の構造に分かれる．地下 5m 程度ま

では 100～200m/sec が示され，120～130m/sec を示す

領域と 150～200m/sec を示す領域が混在する．地下 5
～10m は 200～250m/sec とほぼ一定の速度を示し，

地下 10～12m 程度から 400m/sec 以上と急激に速度

が速くなる． 
 上記した状況を N 値と S 波速度の関係から検討す

ると，地下 10～12m に検出された高速度層は基盤で

ある風化凝灰岩を捉えたものである可能性が非常に

高い． 
その上層は，礫混じり砂質粘性土であるため，浅

層部における 120～130m/sec は粘性土優性，150～
200m/sec は砂質土優性，地下 5m 以深は砂礫優勢の

状態を示していることが推定される． 
 

(4)  統合探査としての活用 
 両探査結果の特徴を整理すると，地下水調査とし

ての適性は電磁波速度構造調査が高く，基盤調査と

しての適性は明らかに表面波探査の方が高い．被り

土の評価としては，実験地の特性が表面波探査向き

であったこともあるため，一概には比較できないが，

有効なデータを取得できる場合もあることが本実験

で確認できた． 
両手法は，併用することによってお互いの不利点

を補い，直接的な地下水位及び滞水性に関係する基

盤面構造の把握，特徴の明らかに異なる二つの物性

値からの土質評価が行えるため，地震時における斜

面の液状化崩壊の危険性を評価できる有効な基礎資

料を提供できる． 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

（m/sec） 

図 6-10 側線２の S波速度構造と推定地盤構造

図 6-9 側線１の S波速度構造と推定地盤構造
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6.6 RI コーン貫入試験 
 

(1) 実験方法 
RI コーンは，電気式三成分コーンと散乱型 RI 密

度計・水分計を組合せた多成分コーンシステムであ

る．散乱型 RI 密度計はガンマ線，散乱型 RI 水分計

は中性子線，と地盤の構成物質との相互作用を利用

して湿潤密度 ρc，含水量(水分密度)ρm を測定する計

測器で，従来からボーリング孔に挿入して物理検層

が行われてきた．RI コーンはボーリング孔内に挿入

することなしに，直接地盤に貫入して密度・水分検

層を行うことができる計器である． 
調査位置は図 6-4 に示した通りである．調査位置

No.1 は連続波レーダ探査と表面波探査における側

線２上に位置し，調査位置 No.2 は側線１と側線２の

交点に近い位置である． 
 

(2)  計測項目 
 RI コーン貫入試験における計測項目とその内容

は以下の通りである． 
①先端抵抗 qc：コーントップが地盤中に貫入する際

の抵抗．標準貫入試験のＮ値や一軸圧縮強度 qu，

非排水せん断強度 suに相当(換算可能)． 
②周面摩擦 fs：貫入する際にセンサプローブ周面が

受ける摩擦抵抗．飽和領域では土の粒度，拘束力

(土圧)の指標となる． 
③間隙水圧 u ：粘性土では非排水せん断(コーンの

貫入による強制変形)に伴う過剰間隙水圧，砂質

土では静水圧近傍の間隙水圧を示す．これらから，

粘性土の圧密程度，地盤中の排水層の位置・能力，

を評価できる．また，過剰間隙水圧が発生してい

る状態で貫入を停止することで，消散試験を行い，

原位置圧密係数を求めることもできる． 
④自然 γ 線 BG：地盤中に含まれる天然の放射能に

由来する自然 γ線の強度．天然の放射能は，真砂

土では放射性同位元素 40Ｋ［カリウム 40］が 5ppm
程度存在する．自然 γ線は密度測定に利用する散

乱 γ 線のバックグランドとして補正対象である

と共に，そのプロフィールも地盤状況を推定する

情報の１つである． 
⑤散乱 γ線 Nρ：プローブ先端部に装着した線源から

放射された γ線が地盤中の物質で散乱され，後方

の検出器に入射した散乱 γ線の強度．医療に用い

られるレントゲン（Ｘ線）と同じ電磁波である γ
線は通過経路の密度が大きいと吸収され検出強

度が低下する．密度と検出強度の関係を予め校正

試験で決め，適用する．④の自然 γ線はバックグ

ランド(BG)として補正する． 
⑥中性子線 Nm ：プローブに装着した線源から放射

された中性子が地盤内の水分で散乱され，検出器

に入射した強度を測定．水分が多いほど検出強度

は大きくなる． 
 

(3) 実験結果 

２つの調査地点のうち，No.1 の結果を示す．図

6-11 に調査地点 No.1 の三成分コーン測定結果，図

6-12 に密度水分測定結果を示す． 

三成分コーン測定結果について 
① GL.0.0～-1.0ｍ 

先端抵抗 qc は 5MPa 程度の値を示し，周面摩

擦 fsが 100kPa 程度であることより，砂分やレ

キが混入した材料であることが考えられる． 
② G.L.-1.0～-10.5ｍ 

先端抵抗 qcは 0.5MPa 程度であり，周面摩擦 fs
も小さいので，レキをほとんど含まない軟らか

い粘土で構成されていると考えられる．引上げ

時の間隙水圧 u より，地下水位は G.L.-5.0ｍと

推定される． 
③ G.L.-10.5ｍ以深 

G.L.-11.30m 付近で，先端抵抗 qcが 15MPa 程

度まで急激に上昇し，先端に大きな曲がりが生

じる傾向が見られたため貫入不可となった．レ

キが混入し，レキ混じりのシルトを主体とした

材料で構成されていると考えられ，地山または

旧表土付近である可能性が示唆される． 

密度水分測定結果について 
① GL.0.0～-1.0ｍ 

乾燥密度は 1.2(g/cm3)程度であり，先端抵抗の

ピークの深度において密度が大きく，レキなど

を含んでいることが考えられる． 
② G.L.-1.0～-10.5ｍ 

乾燥密度は 1.05～1.15(g/cm3)程度であり，かな

り軟らかい粘土であることが示唆される．また，

乾燥密度（間隙比）の弓なりの形状は，上下（①，

③の層）の砂分またはレキを含んだ層が粘土層

の排水層となり，粘土層の上下の圧密が進んで

いることを示していると考えられる． 
③ G.L.-10.5ｍ以深 

乾燥密度は 1.20～1.30(g/cm3)程度であり，この

地点で最も密度が大きい． 

結果のまとめ 
両者から，３つの土層構造が考えられる． 

第１層： 土質（シルト）（レキの混入が多い） 
第２層： 土質（粘土）（特に中間層が軟弱である） 
第３層： 土質（レキ混りシルト）（大きなレキが

混入している） 
コーン引上げ後に間隙水圧計のセラミックフィ

ルターの破損を確認した．これは，GL-20cm～30cm
でレキ地盤に貫入した時に生じたと考えられ，これ

以深の水圧計の計測値が正確でないと考えられる．

そこで，貫入終了後（約GL-11.5m）の間隙水圧の平

衡水圧を双曲線回帰で求め，その平衡水圧を静水圧

と考えて地下水位を推定した（図6-11）． 
 

6.7 まとめ 
 能登有料道路の被災盛土（縦41断面）で連

続波レーダー探査を実施し，盛土内の地下

水位と降雨による変化を測定した．電磁波

速度の急激な低下から地下水位を予測し，
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降雨前では約8m，降雨後は約6mに地下水位

がある事がわかった．  
 現場実験結果の解析のための，基礎的なデ

ータを収集する室内土槽実験を実施し，土

内部の地下水位の変化と電磁波速度の関係

を取得した．  
 連続波レーダー探査では地下水位を評価し，

電磁波速度から地盤構造の推定も実施した

が，表面波探査結果により地盤物性の測定

を補完する事ができた．  
 RIコーンによる地盤調査では，地盤内の水

分量及び地盤物性を補完する事ができた．  
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図6-14 RIコーン貫入試験結果No.1（三成分コーン） 

 
図6-15 RIコーン貫入試験結果No.1（密度＆水分） 
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第７章 成果の総括的とりまとめ 
 

 

 

 

7.1 成果の概要 

本節では，平成21年度～23年度に実施した研

究の成果の概要をとりまとめて示す． 

 

不飽和土と軟岩の繰返し力学特性 

実際の堤防の改修に用いられている粒度分

布のよい土を用いた，非排気－非排水および排

気－排水条件下での不飽和土の繰返し三軸圧縮

試験結果を蓄積した．地震時など短時間の力学

現象の場合，間隙空気圧が消散しきらず過剰間

隙空気圧が発生し土の骨格応力に影響するため，

非排気－非排水状態の力学特性の把握は特に重

要な成果である．最近事例の増えてきた排気－

非排水条件での試験は，負のダイレイタンシー

によって体積が圧縮すると間隙水圧が上昇する

が空気圧は一定であるため，サクションが低下

する傾向にあるが，間隙空気圧が上昇すればサ

クションは一定もしくはその低下には限界があ

り，従来の方法とサクション挙動は異なるもの

となる． 

また，山地などでは盛土の基礎地盤が軟岩で，

風化等により比較的軟らかく土に近い状態で存

在するため，地震時の盛土挙動を考える場合に

軟岩の繰返し力学特性が重要となる．本研究で

は，凝灰岩を用いて三軸試験と繰返し三軸試験

を実施した．その結果，剛性が高く，低圧では

ひずみ軟化現象が発生すること，また乾湿特性

を明らかにした．さらに，弾粘塑性構成式を適

用し三軸シミュレーションを実施した結果，実

験結果を良く再現していた． 

 

不飽和土の弾塑性および弾粘塑性構成式と多相

系地盤の大変形解析法 

不飽和土の繰返し力学特性を表現可能な繰

返し弾塑性および弾粘塑性構成式を用いた多相

連成解析法を確立した．微小ひずみレベルでの

剛性の劣化から崩壊に至る大変形までを追跡す

る事ができる．また，飽和部分や不飽和でも飽

和度の高い部分での液状化や劣化現象も厳密に

解析する事ができる．さらに，粘土の繰返し弾

粘塑性構成式を用いる事で，基礎地盤あるいは

それ以深に厚い軟弱粘土層が存在する場合の，

沈下や地震動の増幅などの挙動も考慮可能であ

る． 

多相連成弾塑性有限要素法は，模型実験のシ

ミュレーションおよび地震時の盛土被災事例の

解析によって，その妥当性を確認した．また，

慣用設計に用いられているニューマーク法と比

較し，提案手法の特徴についてまとめた．

updated Lagrangian法のよる多相連成大変形解析

法およびMaterial Point Methodによる多相連成

変形解析法は，基本的な想定地盤として盛土の

動的解析を実施し，不飽和道路盛土の大変形ま

でを解析する手法としての適用性を示した． 

 

不飽和盛土地盤の遠心載荷装置による振動実験 

不飽和土を陽に取り扱い遠心力場で体系的

に実験結果をまとめた研究事例はほとんどなか

ったが，本研究では，サクションおよび間隙流

体の相似則に留意して浸透を考慮した不飽和盛

土の動的遠心載荷実験を行い，浸透過程から動

的過程を定量的に評価した．その結果，水分量

が多い盛土では，地震動がそれほど大きくなく

ても変形が大きくなるのに対して，最適含水比

で十分に締固めがなされている場合は，地震動

が大きくても変形は限定的である事を明らかに

した．また，浸透水が盛土内に存在する場合は

間隙水圧が上昇し，盛土の変形を著しく大きく

させる事を明らかにした．浸透後３日程度水位

低下させた場合でも，依然として有意な変形が

発生する事が明らかとなった．さらに，ドレー

ン工法を模擬した実験を行い，排水工法である

ドレーン工法は盛土の安定性を高める効果が有

る事を明らかにした． 

次に，多相連成弾塑性有限要素法により遠心
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実験のシミュレーションを実施し，浸透によっ

て飽和度が高くなった個所で間隙水圧が上昇し

て，骨格応力の減少が盛土の大きな変形の要因

であることを示した．さらに，盛土内には法尻

から発生するせん断帯と基礎地盤に至る底部の

せん断帯など複数のせん断帯が現れる変形モー

ドを示した． 

 

道路盛土内の水分量および劣化状況の物理探査 

連続波レーダー探査によって能登有料道路

の道路盛土－基礎系の探査を実施し，地下水位

の推定と地盤構造解析を行った．この探査では

降雨時と降雨後の地下水位変化を捉える事がで

きる事を示した．また，室内試験で電磁波速度

と地下水位および水分量の関係をキャリブレー

ションし，探査結果からの水分量および地下水

位の定量評価のためのデータを蓄積した．  
同じ盛土で表面波探査とRIコーンによる地

盤調査を実施し，連続波レーダー探査の結果と

の比較を通して盛土地盤の物性と水分量および

地下水位を評価した．表面波探査ではS波速度か

ら盛土－基礎地盤内の物性を測定し，比較的力

学特性を特定しにくい連続波レーダー探査によ

る地盤構造の推定結果を補完ことができた．RI
コーンによる地盤調査では，地盤内の水分量と

地盤強度のデータを取得し，盛土内の水分量，

地下水位，物性を評価した．  
 

7.2 道路盛土の耐震性の評価法と強化法に関

する提言 

 

不飽和盛土の耐震性の評価法と強化法 

盛土は最適含水比付近で締固めて施工する

ため，全てが不飽和土構造物であるが，現行の

慣用設計法および有限要素法を用いた詳細解析

法においても，全応力解析かあるいは完全飽和

を仮定した有効応力解析法に限られている．し

かし，近年の地震時の沢埋めや高含水比の盛土

の被害で明らかになっているように，不飽和土

のサクションによって安定化していた盛土が地

下などの浸透により強度を失う事が，盛土の崩

壊に至る大変形の主たる要因である．慣用設計

法では，有効応力の考え方で浸透水圧を考慮で

きるが，サクションの低下は考慮されていない．

有効応力解析法で液状化などの土構造物の劣化

を考慮できる手法を用いたとしても，同様にサ

クションの影響を含む不飽和土の力学特性を考

慮した解析はできない．浸透が無い場合でも，

基本的な繰返しせん断による不飽和土の力学特

性を考慮しなければ厳密な解析ができない．以

上より，不飽和土の地震時の挙動の評価には，

盛土－基礎地盤の水分履歴を考慮する必要があ

り，不飽和土の繰返し力学特性をモデル化した

構成式と，気体相，水相，固体相を連成した多

相連成解析法を用いる事が重要である．また，

大変形を照査するためには，有限変形理論に基

づく解析手法が必要である． 

盛土の場合，盛土材が現地発生度である場合

がほとんどで材料が多様性を持っている事，詳

細解析のための入力データの設定や出力データ

の解釈に高度な工学的判断を要する事から，厳

正な施工管理を前提として既往の実績・経験に

立脚した設計法が用いられているが，これはこ

れまで経験した地震動レベルに対してはある程

度効果的であるものの，2011年東北地方太平洋

沖地震に見られたような未曾有の大地震や豪雨

と地震の同時発生など，過去の経験が不十分な

状況を考える場合は，力学特性を単純化なしに

正確に記述した解析法による耐震性の評価が必

須である． 

また，盛土の基礎地盤や切土斜面としての軟

岩については，その劣化特性を明らかにする必

要がある．風化した軟岩の場合，硬岩よりも土

に近い変形・強度特性を示すため，弾粘塑性体

として盛土の耐震性の評価に考慮した方が良い．

この場合，軟岩の繰返し三軸試験などによる繰

返し載荷時の力学特性の把握と，それを表現可

能な弾粘塑性構成式を導入した解析が必要であ

る． 

強化法としては，十分な締固めによる盛土の

強化が重要である．細粒分を多く含み締固め度

が上がりにくい土に対しては，補強土工法の適

用も有効であろう．また，各種排水工法により

水を効果的に排水させる事が，降雨や浸透水に

対する対策として最も有効である．十分な施工

をしていても施工時には認められなかった地下

水が盛土内に浸透する可能性もあるため，地下

水位や湧水や水分量の調査やモニタリングは非

常に重要である． 

 

不飽和土の実験データの蓄積 

このため，実際の盛土材料やそれを想定した

粒度の良い土を用いた不飽和土の非排気－非排

水および排気－排水条件での繰返し力学試験結

果の蓄積は最重要項目である．さらに，不飽和

土の繰返し力学特性を表現可能な，サクション

の影響を適切に考慮した弾塑性あるいは弾粘塑

性構成式が必須である．そして，これまでの有

効応力解析では，水相と固体相のみを連成させ

Terzaghiの有効応力を用いた二相系解析法であ

ったが，不飽和土の解析のためには，空気相を

加えて三相を連成させ流体相の圧縮性を考慮し

骨格応力を用いた動的解析法が必要である．要

素試験のシミュレーションでも非排気－非排水

条件の場合，流体相の圧縮性のため境界値問題

として取り扱わなければならない事も注意が必

要である． 
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地盤の水分量と物性の物理探査 

盛土の調査に関しては，材料の不均質性と水

分量の定量的な把握が重要である．このために

は，弾性波探査，電磁波などのレーダー探査の

適用が有効である．連続波レーダー探査では，

盛土の物性と共に地下水位を推定する事ができ

る．さらに，室内試験で電磁波速度と水分量の

キャリブレーションを別途実施する事で，土の

含水量を正確に推定する事も可能となる．弾性

波試験では力学物性を陽に明らかにすることが

可能であり，現在の探査レベルでは，弾性波試

験と電磁波探査を併用することがのぞましい． 

これらに加えて，砂質土や粘性土ではコーン

試験や礫質土では標準貫入試験などのサウンデ

ィング，ボーリング調査などを同時に行い，物

性をキャリブレーションすれば，探査結果の精

度向上に有効である．RIコーン試験を3成分コー

ン試験と共に行えば，物性に加えて水分量と地

下水位を推定する事ができる．また，盛土の不

飽和特性の把握のため，サクションの計測も重

要である． 

室内試験では，強度と変形特性を求めるため

三軸試験が重要であるが，解析での材料定数の

決定のため， CU や UU のみでなく CU （圧密非

排水）や CD（圧密排水）繰返し試験が必要であ

る．試料は，飽和試料および不飽和試料を用い

るが，自然不撹乱試料による試験が望ましい．

さらに，土の水分保持特性の構成式である水分

特性曲線を決定するための保水試験と透水試験

が必要である． 
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