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沖縄本島における地すべり・崩壊事例について 
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１．はじめに 

 沖縄本島は、北部に急峻な山地を形成し、中南部では過去の造山活動に伴う亀裂を多数介在する軟質岩の

島尻層群・泥岩を基盤とするなど、地すべり発生の要素を有している。 

このような地形地質構造と、戦後及び復帰後の開発行為によって、地すべり・崩壊などの土砂災害が多数

発生し、安全・安心な暮らしの確保が急務とされてきた。 

しかし、沖縄県内における地すべり・崩壊事例の分析資料が少なく、事業執行前に地すべり・崩壊対策を

企画・立案する上で、我々建設技術者は苦慮しているのが実状である。 

そこで、上原地盤研究所 すべり・崩壊分科会では、対策工の企画・立案に活用可能な情報を得る目的で、

沖縄本島における地すべり・崩壊事例の収集・分析を試みた。 

本文では、これらの分析結果について報告する。 

 

２．分析に用いたデータ（事例）の内容 

 分析に用いたデータは、すべり崩壊の形状をはじめとする、表－1 に示す情報を収集した。また、当分科

会で分析・報告した資料（平成12年 1）・平成15年 2））も加えた“57の事例”を用いて分析を試みた。 

表－1 分析に用いたデータ（事例）の内容 

 

３．分析結果 

３－1 すべり・崩壊形状に係る分析 

 すべり・崩壊の基礎資料である、幅（W）と長さ（L）の関係を図－1に示す。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

必要 すべり面 概　算

番号 資料・施設名称 位　置 地質区分 幅 長さ 最大すべりすべり面斜面勾配 抑止力 決定根拠 工事費

(m) (m) 層厚(m) 勾配(ﾟ) (ﾟ) (kN/m) (千円)

1 県道○○号 糸満市○○ 島尻層群泥岩 73 47 6.0 26.0 26.0 161.7 ﾎﾞｰﾘﾝｸﾞｺｱ 39,912

2 ○○地区 南風原町○○ 〃 63 56 5.5 22.0 22.0 151.6
歪計

44,916

3 ○○○学校 沖縄市○○ 〃 40 53 4.0 12.0 12.0 110.0 ﾎﾞｰﾘﾝｸﾞｺｱ 26,245

平面形状 断面形状

図-1　幅(Ｗ)と長さ(Ｌ)の関係
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  ※ 今回分析したデータの平均アスペクト比≒1.04

図－２　　アスペクト比の概図
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 図－１に示した幅（W）と長さ（L）の関係 

より、次の特徴点が抽出された。 

①地すべりの幅（Ｗ）と長さ（Ｌ）は、Ｗ≒Ｌ 

を中心に分布している。 

②図－２に示すアスペスト比（縦横比）を今回 

 のデータに照合した結果、平均値≒1.04を示した。 

③表－２に示す研究事例 3）から、沖縄県内の地すべり・崩壊は、継続性が低い単発的な動きが多いことを 

示唆している。 

 一方、幅（W）・長さ（L）・最大すべり深さ（Ｄ）および斜面勾配（θＳ）・すべり面勾配（θＬ）との関

係を図－３～５に示し、得られた特徴点を次にまとめた。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

ａ．図－３に示すWとDの関係は、若干バラツキを呈するが、概ね「南西日本の地すべりを対象とした研 

究事例」4）の範囲内に入る。 

ｂ．図－４に示すＬとＤの関係も、図－３同様にバラツキがみられるが、大半が上述した研究事例 4）の範囲 

内に入る。 

ｃ．図－５のθＳとθＬは、前回の報告 2）同様にθＳ≒θＬの相関が認められる。 

３－２ 対策工企画・立案に係る情報分析 

対策工企画・立案に係る情報分析を 

図るため、すべり層厚(D)と必要抑止力 

 (Pr)の関係を図－6に、必要抑止力(Pr) 

と概算工事費（￥）の関係を図－７に示 

すが、いずれも相関性が認められる結果 

が判明した。 

 

 

４．おわりに 

 今回は、これまでの分析結果に新たな情報を加え、分析の再整理を実施した。今後、データの収集・分析

を積み重ねることによって精度が高まり、対策工の企画・立案に反映できるものと考える。 
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表－２　アスペクト比と地すべりの動き
3）

図-３　幅Ｗとすべり最大深さＤの関係
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図-４ 長さＬとすべり最大深さＤの関係
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図-５すべり面勾配θLと斜面勾配θsの関係
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図-６すべり層厚Ｄと必要抑止力Ｐｒの関係
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図-７　必要抑止力Ｐｒと概算工事費￥の関係
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地すべり安定解析c′－ tanφ′図に及ぼす縦断面形状要素の影響 

 
鹿児島大学大学院連合農学研究科   ○木村 匠 

琉球大学農学部     宜保 清一 

〃         中村 真也 

 
１．はじめに 

 本研究では，地すべりの形状や規模，斜面勾配，地下水位等の c′－ tanφ′図および地すべり推力
に及ぼす影響を定量的に評価し，すべり面および地下水面の位置確定の重要性をより明確に示すことを

目的として，モデル地すべりを用いて，地すべり斜長 L，地すべり層厚Dcosα，斜面勾配αおよび地下
水位と c′－ tanφ′図の変化の関係を明らかにするとともに，すべり面平均強度定数（c′，φ′）の
変動および地すべり推力の変化についても分析を行った。 
 
２．c′－ tanφ′図と影響要素の関係 

 地下水の影響については 2.4で詳述するので，2.1～2.3では地下水なしに限定した。 
2.1 地すべり斜長Lの影響 

 α＝20°のモデル地すべりを用いて，L＝50，100，200，300，400，500m に設定し，Dcosαを 10m
と 20mについて検討した。Dcosα＝10mと 20mの両者において， c′軸切片（以下 c′）および tanφ′ 
軸切片（以下 tanφ′)は Lの増大に対して変化が小さく，βは変化がわずかであった。 
2.2 地すべり厚Dcosαの影響 

L＝100m のモデル地すべりを用いて，Dcosαを 5，10，15，20，25m およびα＝10°と 20°に設定
し，地下水なしと地下水地表面のそれぞれの場合について c′－ tanφ′図を作成した。図－1 に c′，
tanφ′およびβとDcosαとの関係を示した。α＝10°およびα＝20°のいずれにおいても，c′はDcos
αの変化に対して増大傾向を示し，その増分はα＝20°の場合により大きくなった。tanφ′ は Dcos
αに対して，α＝10°と 20°の両者で変化が小さかったが，βはDcosαの増大に伴って減少した。c′
－ tanφ′図においてDcosαの影響は，c′とβに顕著に現れるが，tanφ′に対しては小さいと言える。 
2.3 斜面勾配αの影響 

 L＝100mのモデル地すべりを用いて，αを 10°,15°,20°,2  5°,30°に設定し，Dcosα＝10mと 20m
について検討した。c′はDcosα＝20mの場合にDcosα＝10mにおけるより 2倍近く大きく，αの増大
に伴う増分が大きかった。tanφ′ は，Dcosα＝10mおよび 20mの双方において，αの増大に対して増
加した。c′－ tanφ′図においてαの影響は，c′と tanφ′に顕著に現れるが，βには変化がない。 
2.4 地下水の有無の影響 

地下水の有無による c′，tanφ′およびβの変化を各モデル地すべりより捉えた。c′は，地下水地
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表面の場合に幾分大きくなった（例，図－1（a））。tanφ′においても，地下水地表面の方で大幅な増大
を示し，αが大きいほどその増分は大きくなった（例，図－1（b））。同様にβも地下水地表面において
より大きく，D cosαが大きいほどその増分は大きくなった（例，図－1（c））。すなわち，地下水の上
昇があると，c′－ tanφ′線の変化は，tanφ′ 軸切片に顕著に現れる。 
 
3 地下水面およびすべり面の位置の違いとすべり面平均強度定数およびすべり推力の変化 

3.1 すべり面平均強度定数の変動 

地下水位の 1mの違いに対する c′，
φ′の変動を，L＝30m，Dcosα＝5m
および L＝100m，Dcosα＝20mのモデ
ル地すべりについて検討した。c′，
φ′については，地すべりの垂直層厚

から c′を仮定し，φ′を決定した（中
村二郎，1978；農業土木学会，2004）。
α＝10°および 20°とし，地下水位を
地表面から 1m ピッチで低下させて得
た c′－tanφ′図より c′，φ′を求め
た（表－1）。φ′と地下水位の 1m の
違いに対する変動量Δφ′は，α＝

10°に比べて 20°の場合で大きく，地
下水位が高いほど（地下水位が地表面

に近いほど）大きくなる。Δφ′は，L
＝30m，Dcosα＝5m，α＝20°の場合
に大きく，L＝100m，Dcosα＝20m，
α＝10°の場合に小さい。地下水位の
1m の違いは，L が小さく，αが急で，
地下水位の高い地すべりにおいて，

φ′に大きく影響することが分かる。 
3.2 すべり推力の変化 

すべり面の位置の 1mの違いについての検討には，L＝30m，100mおよび 500mのモデル地すべりを
用いた。αを 10°および 20°とし，すべり面の浅い場合と深い場合について，すべり面位置の 1m の
違いによるすべり推力の変化を調べた。L，αおよび Dcosαとすべり推力を示す（地下水地表面）。L
＝30m，α＝20°のモデル地すべりにおいて，地すべり層厚Dcosα＝5mの場合，すべり推力は614.6kN/m
で，Dcosα＝6m とすると 706.1kN/m となった。推力の変化量は 91.6kN/m で，変化率（変化量を前者
（614.6kN/m）で除し，百分率で表したもの）は 15％であった。Dcosα＝10m の場合，すべり推力は
940.8kN/mで，Dcosα＝11mとすると 969.9kN/mとなった。推力の変化量は 29.1kN/mで，変化率は 3％
であった。αが 10°と小さい場合は，地すべり層厚の 1mの増加に伴う推力の変化量は小さくなり，変
化率はほぼ同じであった。L＝500m，α＝20°のモデル地すべりにおいては，Dcosα＝20mの場合，推
力の変化量は 2234.6kN/mで変化率は 5％であった。また，Dcosα＝40mの場合，すべり推力の変化量
は 2108.2kN/m，変化率は 2％であった。α＝10°の場合の推力の変化の様相は，L＝30mと同じ傾向で
あった。すべり面位置の 1mの違いによるすべり推力の変化量は LおよびDcosαが大きい場合に大きく
なり，変化率は LおよびDcosαが小さい地すべりにおいて大きくなった。後者のような地すべりでは，
すべり推力が 15%近くも変化し，すべり面の違いの影響が特に大きいことが分かった。 
 
参考文献 
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地すべり安定解析への測定せん断強度の活用 

―森川および富盛地すべり― 
 

琉球大学農学部        中村 真也 

〃                宜保 清一 

鹿児島大学大学院連合農学研究科     木村 匠 

琉球大学農学部生産環境学科      ○江口 佑人 

 
１．はじめに 

 地すべり・崩壊はその地質および土質特性を素因として発生する。合理的地すべり防止対策を行うた

めには，安定度評価に際し，すべり面付近土・岩の強度を把握して適切なすべり面平均強度定数（平均

粘着力 c′，平均内部摩擦角φ′）を決定することが重要であるが，一般的には，地すべりの垂直層厚
より c′を仮定してφ′を逆算して求めている（中村二郎，1978；農業土木学会，2004）。一方，すべり
面の状態が勘案されていないこの手法は，土質力学的根拠に乏しいとしてせん断試験結果を安定解析に

活用する試みがなされている（例えば，宜保ら，1986）。しかし，測定試験により得られたピーク，完
全軟化および残留強度の単独適用では，ほぼ停止している地すべりにおいて計算された Fsが 1を大き
く上回ったり，下回ったりする場合も多い（例えば，Skempton，1964）。その理由のひとつとして，す
べり面の状況は全体で一様でなく（宜保ら，2000；中村ら，2004），それらを解析に反映させていない
ことが考えられる。 
本研究では，島尻層群泥岩分布地域におけるすべり形態の異なる森川および富盛地すべりについて，

すべり形態およびすべり面状況を勘案し，試験で得られたせん断強度を活用して安定解析を行った。 
 
２．せん断強度を活用した安定解析結果 

2.1 森川地すべり 

 本地すべりは，沖縄本島中部の西原町の沖縄自動車

道西原 IC より出口に面した切土斜面で発生した初生
地すべりである。本地すべりは，沖縄自動車道建設に

伴い造成された切土斜面が不安定化したものである。

切土後の応力解放により破砕泥岩層の弱化が進行し

たことが地すべり発生の主因と考えられる。地すべり

は，平成 19年 8月 11日の集中降雨 194mm（浦添市当
山）を誘因として発生し，その後の 182mm の連続降
雨（12月 19日から 25日）と 118mm（12月 21日）の
集中降雨により変状が拡大した。地すべりの規模は，

長さが約50m，幅が上方部で約15m，下方部で約30m，
斜面勾配が約 30°であった（図－1）。地すべりの頭部
にある擁壁や構造物の一部には引張亀裂や段差等の

変状が現れていた。12 月中旬には頭部の変状が拡大
（破断，断裂，滑落段差等を形成）し，末端の沖縄自

動車道に隣接するのり面尻には圧縮亀裂が生じた。す

べりブロック中腹部のボーリングコア（Bv-5）より，
泥岩は深度約 7mまで風化～強風化状態で，7～10mは 図－1 森川地すべりの縦断面図およびc －tanφ 図′ ′図－1 森川地すべりの縦断面図およびc －tanφ 図′ ′
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破砕状態にあり，10m以深はN値 50以上の弱風化状態であった。すべり面は破砕泥岩ゾーンの深度約
10m に位置している。リングせん断試験（宜保，1994）により，完全軟化強度φsf＝29.9°および残留
強度φr＝10.7°（c＝0）が，三軸圧縮（CU）試験（地盤工学会，2000）により破砕泥岩のピーク強度
cf′＝11.1kN/m2～57.0 kN/m2，φf′＝29.0°～42.9°が得られた。図－1に地すべりの縦断面図および c′
－ tanφ′図を示す。すべりブロック全体で移動量が小さいことと，ボーリング調査によりすべり面の
泥岩は破砕状態にあることから，破砕泥岩のピーク強度（cf′＝57.0kN/m2，φf′＝42.9°）と残留強度
（φr＝10.7°）の関与を想定した。「残留係数を導入した安定解析法」（宜保，1996）により，R＝0.60，
c′＝22.9kN/m2，φ′＝25.9°が算定された（図－1）。垂直層厚から c′を仮定した場合，c′＝11.6 kN/m2，

φ′＝32.9°が得られた。c′＝11.6 kN/m2は，すべり面は破砕泥岩ゾーンであることと合致するが，強

度定数を活用した場合より小さい。 
 
2.2 富盛地すべり 

 本地すべりは沖縄本島南部の八重瀬町（旧

東風平町）富盛に位置し，平成 17年 6月 17
日に総降雨量 401mm（6月 11日から 17日，
八重瀬町字東風平地先）の集中豪雨を誘因と

して発生した。地すべりは 2つのブロックが
隣接しており，1 ブロックの規模は長さが約
70m，幅が約 30m，滑落崖の高さが約 2mで，
2ブロックの規模は長さが約70m，幅が約35m，
滑落崖の高さが約 3m であった（図－2）。こ
こでは 1ブロックについて検討していく。地
すべりは周囲を石灰岩大塊に囲まれ，かつ移

動体の粘性土中に石灰岩大塊を伴い，再活動

型崩積土地すべり（Ⅱ）に類別されている（宜

保ら，2009）。地すべりは 6月 17日にブロッ
ク頭部で急激な変状を生じ，数時間で 2m 程
の滑落崖を形成し，町道は通行不能となった。

中腹部では隆起現象が，末端部では押出等が見られた。さらに翌日の朝までに 1ブロックは 5m程水平
移動していた。すべりブロック上方部のボーリングコア（Bv-1）において，深度約 5mに明瞭な鏡肌面
が認められた。中腹部のボーリングコア（Bv-2）においては，深度 6mまでは石灰岩礫混じり粘性土層
（平均N値＜3）が，6m付近に完全軟化状態粘土が認められ，それ以深は固結度の低い泥岩層（平均 N
値約 13）であった。リングせん断試験により，φsf ＝26.5°およびφr ＝10.0°が得られた。図－2に地
すべりの縦断面図および c′－ tanφ′図を示す。ボーリング調査により，すべりブロック上方部のす
べり面には鏡肌が，下方部のすべり面には完全軟化状態粘土が認められたことから，上方部では残留強

度（φr ＝10.0°）の，下方部では完全軟化強度（φsf ＝26.5°）の関与を想定した。「残留係数を導入
した安定解析法」を適用し，R＝0.58，c′＝0kN/m2，φ′＝17.4°を得た（図－2）。この R＝0.58は上
方部で鏡肌面が，中腹部で完全軟化粘土が見られたことと合致する。垂直層厚から c′を仮定した場合，
c′＝10.0kN/m2，φ′＝8.0°が得られ，φ′＝8.0°はφr ＝10.0°より小さい。 
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pp.1-9. 宜保ら（2000）：土と基礎, 48(8)， pp.9-12. 宜保ら（1986）：地すべり，23(3)，pp.15-20. 地盤工学会（2000）：地盤工学
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図－2 富盛地すべりの縦断面図およびc －tanφ 図′ ′図－2 富盛地すべりの縦断面図およびc －tanφ 図′ ′
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Introduction 

Which shear speed to use in drained ring shear tests is largely an educated determination and a 
compromise between related data in research literature on one hand and time limitations on the other, as 
exemplified by vastly different shear rates employed by researchers the world over. Skempton (1985) had 
found that shear rates that are 100 times faster than the commonly used rate of 0.01 mm/min produced higher 
residual shear strengths for clays. However, Eid et al (1999) found that the residual strength of reinforced 
geosynthetic clay liner is not affected by an increase of shear rate up to 10 mm/min. This paper discusses the 
recorded variation of residual friction angle in tests conducted on soil samples subjected to long displacement 
shear under selected shear rates up to 7 times faster than 0.01 mm/min. The variation of residual friction 
coefficient of soil with the change of ring shear rate is performed on soil samples obtained from the Kamenose 
landslide as the test specimens.  
 

Materials and Methods 
The 425 µm fraction of the soil was made in to a slurry and the sample was packed into the shear box of 

the ring shear apparatus described by Gibo et al (1987) & Gibo (1994). The sample was sheared until the 
residual state was attained under different shear rates of 0.01-0.07 mm/min.  
 

Results and Discussion 
Figure 1 shows the large displacement shear behaviour under the different shear rates used. Among the 

six shear rates employed in the study, the friction coefficient has been highest under the lowest shear rate and 
lowest under the highest shear rate. Fig. 2 shows the variation of residual friction coefficient against the change 
of shear rate. The recorded lowest residual friction coefficient values for the shear rates of 0.01, 0.02, 0.03, 0.04, 
0.05, and 0.07 per minute are 0.123, 0.121, 0.120, 0.116, 0.117 and 0.114, respectively. It is clear from the 
graph that there is a slight decreasing trend in the friction coefficient values, as they progress from the lowest to 
the highest shear rate. Skempton (1995) argued that the increase of residual shear strength  at 100 times faster 
shear rates could be due to the disturbance of originally ordered structure, producing what may be termed as 
turbulent shear in contrast with sliding shear. However, the maximum difference of friction coefficient between 
the lowest and the highest shear rates in this study is 0.009, which translates into a frictional angle difference of 
0.51º. This slight decrease in the friction coefficient could result from slight elevations of pore water pressures 
due to increased rate of shearing without much disturbance to the originally ordered structure during the 
residual shear stage. As for the results of the Miaowan sample, the current data suggest that the variation of 
its shear behaviour at different shear rates is somewhat unclear. It has resulted in slightly variable residual 
shear strength data within the same shear rates checked so far. Considering the fact that Miaowan is 
predominantly a silty-sandy soil, and the resulting geometric disturbance that occur due to pushing and 
climbing of particles during shear, denoted by contributive fraction (ф′g) to the overall residual angle, ф′, 
could perhaps be the reason for this variation (Terzaghi, Peck & Mesri ,1996). 

7



0.0

0.1

0.2

0.3

0.4

848 858 868

(a)

R
es

id
ua

l F
ric

tio
n 

C
oe

ff
ic

ie
nt

(τ
r/σ

'n
)

0.0

0.1

0.2

0.3

0.4

888 898 908

(b)

0.0

0.1

0.2

0.3

0.4

958 968 978

(c)

R
es

id
ua

l F
ric

tio
n 

C
oe

ff
ic

ie
nt

 
(τ

r/σ
' n)

0.0

0.1

0.2

0.3

0.4

1008 1018 1028

(d)

0.0

0.1

0.2

0.3

0.4

1198 1208 1218

Displacement (mm)

R
es

id
ua

l F
ric

tio
n 

C
oe

ff
ic

ie
nt

 
(τ

r/σ
' n)

0.0

0.1

0.2

0.3

0.4

1308 1318 1328

Displacement (mm)

0.0

0.1

0.2

0.3

0.4

0.01 0.02 0.03 0.04 0.05 0.07

Shear Rate (mm/min)

R
es

id
ua

l F
ric

tio
n 

C
oe

ff
ic

ie
nt

 
(τ

r/σ
' n)

 

Fig. 1.   Residual Friction Coefficient  under long displacement and shear rates of (a) 0.01 mm/min 
(b) 0.02 mm/min (c) 0.03 mm/min (d) 0.04 mm/min (e) 0.05 mm/min  and (f) 0.07 mm/min 

(e) (f) 

Fig. 2. Variation of residual friction coefficient against shear rate 
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宮古島産土質材料を用いた空洞充填材の特性 

 
飛島建設株式会社  ○和田幸二郎，杉浦乾郎 
飛島建設株式会社    石合伸幸  ，坂本昭夫 
琉球大学工学部      渡嘉敷直彦 

１．はじめに 

空洞充填工法（以下、充填工法）はスラリー状の充填材を空洞内に注入・固化させて地盤の安定を図る

技術である。充填材は砕石工場などで発生する脱水ケーキや土を母材とし、固化材と水を混練りして製造

するが、母材の性状により充填材の特性に大きく影響する。一方、沖縄県宮古島では鍾乳洞などの空洞が

各所に残存し、建設工事の障害となることが懸念される。このため、その対策として空洞を埋め戻して障

害を取り除き施設の健全性を確保する必要がある。本研究は宮古島における限定充填工法による空洞充填

を想定し、当地における土質材料を用いた充填材の特性について検討したものである。 
２．限定充填工法と充填材の品質 

  充填工法には流動性の高い充填材を用いる流動性充填工法と地下空洞の一区画を充填するために流動性

を制御する限定充填工法がある。限定充填工法の充填材は前記の配合材料に加えて、流動性を制御するため

に水ガラスや急結剤などを添加する。施工は、図-1 に示すように、最初に流動性を制御した充填材（端部

材）で対象範囲の境界線上に壁を形成し、その後、内部に流動性の高い充填材（中詰材）を注入する。この

ように限定充填工法は、鍾乳洞のように地下で四方に延びる空洞に対し、対象範囲外への充填材の流出を防

止することができる非常に有効な技術である。表-1に限定充填材の品質目標値を示した。 
３．配合試験 

宮古島で調達可能な母材として、ここでは島内の砕石工場で発生する脱水ケーキとこの地方特有の土壌で

ある島尻マージを用いて、限定充填材端部材の配合試験を行った。表-2 に材料の特徴と利用方法を示す。

図-2 は材料の粒度試験結果であるが、宮古島の各所で採取した島尻マージ（括弧で地区名を表示）は、い

ずれも沖縄本島の島尻マージと比べて細粒分が多いのが特徴である。表-3には成分試験結果を示す。 
図-3 は採取地別の島尻マージを用いた流動性充填材の強度を比較したものであるが、このなかから福南

地区の島尻マージを以降の限定充填材の試験に用いた。限定充填材端部材では添加剤の流動性抑制効果を 
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表-1  限定充填材の品質目標値 

図-1  限定充填工法の概念図 

図-2  材料の粒度分布 

表-2  材料の特徴と利用方法 
土質材料 特徴と利用方法

脱水ケーキ
湿式プラントの砕石工場で発生する山砂利水洗後の濁
水を脱水処理した粘性土。

島尻マージ

沖縄地方に広く分布する土壌。宮古島では島内のほぼ
全域でみられる。黄色～黄褐色、暗赤色の色調を呈
し、保水力が低い。耕土に利用され、園芸用の土壌とし
ても販売されているが、充填材の材料としての調達は、
建設残土の利用や堆積土砂からの採取が考えられる。

品質項目 目標値 備　　考

フロー値 180mm以下 JIS R 5201（ﾃｰﾌﾞﾙﾌﾛｰ）(端部材に適用)

ﾌﾞﾘｰﾃﾞｨﾝｸﾞ率 3％以下 JSCE-F 522（ﾎﾟﾘｴﾁﾚﾝ袋方法）

一軸圧縮強度 50kN/m2
以上 ※ JIS A 1216

有害物質分析 基準値以下 環境庁告示第46号
※  一般的な宅地造成地下の空洞充填の場合の値
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十分発揮させて、勾配の急な隔壁を形成する必要があるため、配合の一番の決定要因をフロー値とした。図

-4 は水ガラスによる端部材（水ガラスタイプ）の水ガラス量とフロー値の関係である。図より、島尻マー

ジは脱水ケーキと比べて単位量は少ないものの粘性が高いためフロー値は小さく良好な値を示したことか

ら、適性は高いといえる。図-5は、セメント量が 150kg/m3のときの急結剤による限定充填材（急結剤タイ

プ）の急結剤量とフロー値の関係で、いずれも品質目標値を満足した。ここに、島尻マージの粘性が高いた

め、急結剤タイプでは水の練り混ぜによる溶解性や配管圧送性に配慮した配合として、島尻マージ量を

270kg/m3とした。なお、セメント量を 100kg/m3とするとフロー値は、脱水ケーキで 200mm前後と、要求品

質を満足するものではなかった。これらのことから、急結剤タイプでは急結剤量を 20kg/m3前後としたとき

セメント量は 150kg/m3程度が必要といえる。図-6、図-7はそれぞれ水ガラスタイプ、急結剤タイプの添加

剤量と一軸圧縮強度の関係である。それぞれ脱水ケーキは島尻マージに比べて単位量が多いため、強度も大

きい結果となった。表-4に材料の溶出試験結果を示すが土壌環境基準に適合する安全な材料である。 
以上の配合試験結果から、品質目標値を満足する標準的な配合は表-5のようにまとめられる。実工事への

適用にあたっては、材料の採取場所が変わることでその性状も異なるため、事前に実際の材料を用いた試験

を行い、適切な配合を決定する必要がある。 
４．おわりに 

  宮古島の脱水ケーキおよび島尻マージは限定充填材の材料として用いることが可能であり、したがって充

填工法はこの地方における鍾乳洞などの空洞対策として非常に有効と考えられる。 
最後に、材料の提供や本研究についてご教示いただきました関係各位に心より感謝申し上げます。 

参考文献 1) 日本充てん協会編：改訂版 空洞充填施工マニュアル，日本充てん協会，2004年 

図-3  採取地別マージを用 
いた流動性充填材の強度 

表-4  材料の溶出試験結果 表-5  宮古島産土質材料を用いた限定充填材の標準的配合 

表-3  材料の成分試験結果 
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140

長北 西城 吉野 福南

一
軸

圧
縮

強
度

（
kN

/
m

2 ）

宮古島
脱水ケーキ

宮古島
マージ

（長北）

宮古島
マージ
（福南）

東海地方
粘土キラ
（参考）

（％） 3.67 40.4 37.0 57.4
（％） 2.03 24.8 29.0 18.8
（％） 0.93 11.1 9.8 3.47
（％） 0.42 0.57 0.82 0.42
（％） 49.7 0.20 0.39 0.22
（％） 0.06 0.13 0.48 0.49
（％） 0.24 1.95 2.0 2.35
（％） 2.8 9.0 9.6 5.3

項  目 単位

試験結果
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 酸化ナトリウム
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 強熱減量
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 酸化カルシウム
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品質目標範囲

母材
K

セメント
C

水ガラス
S

急結剤
A

水
W

脱水ケーキ 900 75 20 ― 628

島尻マージ 500 100 15 ― 766

脱水ケーキ 750 150 ― 50 656

島尻マージ 270 150 ― 25 840

単位量（kg/m3）

水ガラスタイプ

急結剤タイプ

種  別 母材の種類

図-4  限定充填材の水 
ガラス量とフロー値の関係 

図-5  限定充填材の急結 
剤量とフロー値の関係 

図-6  限定充填材の水 
ガラス量と強度の関係 

図-7  限定充填材の 
急結剤量と強度の関係 

分析結果 合否 分析結果 合否
 カドミウム ｍg/L 0.01 0.001未満 適合 0.001未満 適合
 全シアン ｍg/L 検出せず 不検出 適合 不検出 適合
      鉛 ｍg/L 0.01 0.005未満 適合 0.005未満 適合
 六価クロム ｍg/L 0.05 0.04未満 適合 0.04未満 適合
 砒素 ｍg/L 0.01 0.005未満 適合 0.005未満 適合
 総水銀 ｍg/L 0.0005 0.0005未満 適合 0.0005未満 適合
      銅 mg/kg 125 0.5未満 適合 1.2 適合
 ほう素 ｍg/L 1 0.1未満 適合 0.1未満 適合
 セレン ｍg/L 0.01 0.002未満 適合 0.002未満 適合
 ふっ素 ｍg/L 0.8 0.1未満 適合 0.1未満 適合
※ 基準値；｢土壌の汚染に係る環境基準」（環境庁告示第46号）

単位 基準値
※ マージ(福南）脱水ケーキ
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空洞を有する琉球石灰岩層の空洞安定化対策前後における
静的・動的安定性評価と施工管理モニタリングについて

東海大学海洋学部海洋建設工学科　	 アイダン	オメル
琉球大学工学部環境建設工学科　　○	渡嘉敷	直彦
日本大学工学部土木工学科　	 田野　久貴
糸満市教育委員会文化課	 湖城　清
（株）大洋土木コンサルタント	 照屋　優

1. はじめに

自然岩盤構造物と呼ばれる自然空洞，鍾乳洞，海食崖
は，海波，風，河川流，あるいは雨水などにより，岩盤
が溶解あるいは浸食されて生じたものであり，琉球石灰
岩層が分布する海岸周辺や内陸部に多数存在している．
近年，都市化に伴う開発や遺跡保存の面から，これらの
自然岩盤構造物における岩盤の陥没や崖の崩壊に対する
安定問題の対応が求められている．
筆者らは，自然岩盤構造物の安定性を評価する各種の
手法を提案して，自然空洞や有する基礎岩盤の安定性評
価について種々の手法を用いて検討を行っている．本研
究では，２つの自然空洞を有する具志川城址基礎岩盤の
安定性評価を取り上げ，現在の基礎岩盤の静的・動的安
定挙動と安定化対策工として考慮されている空洞充填に
よる静的・動的挙動について，岩盤分類に基づく安定性
評価，解析および模型実験による検討を行った．
また，空洞の充填施工時の施工管理と充填後の基礎岩
盤の安定性を検証する目的で，各種のモニタリングを実
施しており，本報告では，これらの安定性の評価結果と，
空洞充填対策工の施工時におけるモニタリングについて
述べる．
現在の自然空洞における基礎岩盤の静的安定性を評価
するため，RMRおよびQ-システムの岩盤分類に基づい
た空洞の自立時間と空洞スパンの関係による検討，筆者
らの提案する空洞および崖の単純化支持モデルによる解
析的検討，および空洞，海食崖を有する基礎岩盤の２次
元，３次元モデルによる静的有限要素解析を実施した．
また，現在の自然空洞が，地震力を受けた際の動的挙動
を検討するため，３次元モデルによる動的有限要素解析，
および２次元状態の基礎岩盤模型による動的載荷実験を
行った．
一方，自然空洞の充填による基礎岩盤の静的・動的安
定性を評価するため，２次元静的有限要素解析，３次元
モデルによる静的・動的有限要素解析を行い，また，空

洞部を充填した模型による動的載荷試験を実施した．
本論文では，これらの静的・動的安定挙動の結果を示
すとともに，現在の基礎岩盤の安定挙動との比較から，
自然空洞の充填による安定性の向上について検証した．

2. 具志川城址基礎岩盤の力学的特性

　具志川城址は，沖縄本島南端（糸満市）に位置し，長
年にわたる風雨や海食を受けて，琉球石灰岩層を基礎岩
盤とする岩盤内には，２つの大きな自然空洞と海食崖が
形成されてる（図-1）．図 -1に示す２つの空洞を，それ
ぞれ空洞A，空洞Bと呼び，空洞Aの形状は，幅 25m，
高さ 6m，空洞Bは，幅 23m，高さ 9..5mであり，空洞
Bの天端部に，直径 3mの縦穴が存在している．基礎岩
盤の安定性評価に必要な岩盤評価，岩盤物性値および空
洞部の形状寸法を得るため，ボーリング調査，空洞周辺
の測量および岩盤試験を実施した．基礎岩盤は，表土を
除き珊瑚質石灰岩と砂質石灰岩で構成されている．基礎
岩盤の岩盤区分は，DL,DH,CL,CHで構成されている．
各岩級の力学試験による物理特性を表 -1に示す．また，
表 -2に，基礎岩盤の各種岩盤分類RMR１），Q -値２）お
よびGSI３）による評価値を示す．アイダン，川本４）は，
岩盤の安定石評価に必要な岩盤の力学的特性をRMR値
から推定する手法を提案しており，表 -2における岩盤
分類RMRへ適用すると，基礎岩盤の力学的特性の推定
値は，表 -3のようになる．

図 -1　具志川城址基礎岩盤と自然空洞の位置

空洞 A
空洞 B
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図 -2　RMRに基づく具志川城址空洞の安定性評価

表 -3　RMRより推定された岩盤の物性値

表 -1　基礎岩盤の岩盤区分における物理特性

表 -2　基礎岩盤の岩盤分類

図 -3　Q- 値に基づく具志川城址空洞の安定性評価

3. 具志川城址基礎岩盤の静的安定性評価

(1)岩盤分類に基づく空洞の安定性評価
表 -2に示されたRMRおよびQ -値を用いて，基礎岩
盤内に存在する２つの空洞の現時点における安定性を評
価する．Bieniawski1）は，RMR，空洞スパンと自立時間の
関係を提案している（図 -2）．また，Barton ら 2）は，Q-
値と空洞スパン，自立時間の関係を提案している（図
-3）．具志川城址の２つの自然空洞におけるRMR，Q-値
と空洞スパンの関係を図 -2および図 -3に示す．図より
明らかなように，RMRに基づく評価（図 -2）では，空
洞の形成後に不安定になることが示唆されている．現状
は，２つの空洞ともに天端からの岩塊の落盤は認められ
るものの，空洞全体の安定性は保たれている．一方，Q-
値に基づく評価（図-3）では，何らかの支保が必要であ
ることを示している．
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(2)解析および経験的手法による安定性評価
　筆者らは，空洞や崖の安定性を解析的に評価するため，
図 -4に示すような空洞部およびオーバーハングした崖
の支持モデルを仮定し，土かぶり高さ hと，支持部に引っ
張り亀裂が発生する際の限界空洞幅Lの関係を示してい
る5）．ここでは，図 -4に示す空洞を支持する単純ばり
モデル，両端固定ばりモデル，およびアーチングモデル
による限界空洞幅と土かぶり高さの関係を図 -5に示し，
具志川城址の自然空洞の条件を同図に示している．２つ
の空洞の安定性は，単純針ばりモデル，および両端固定
ばりモデルによる限界空洞幅を超えて，アーチングモデ
ルの限界空洞幅に近接しており，周辺岩盤のアーチング
作用が小さくなると，空洞の破壊が発生する可能性があ
り，不安定な状況にあると思われる．つぎに，経験的手
法による空洞の安定性について示す．図 -6は，空洞の
自立スパンとRMR，Q-値の関係を示している．同図には，
実測された世界各地の空洞スパンと，鉱山を対象とした
自立スパンとRMRの関係６），アーチング理論による自
立スパンと RMRの関係を同時に示してある．具志川城址
の空洞スパンを適用すると，両空洞のスパンは，提案さ
れている多くの自立スパンの上限値を超え，不安定領域
にあることを示しており，両空洞の崩壊の危険性が暗示
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Cantilever model

(a) Cantilever model (b) Simple beam  model

(c) Arching  model

Simple beam model
Arching model

L L

L

h h

h

図 -4　空洞及び崖の支持を仮定した単純力学モデル

図 -7　自重解析による現在および充填後の基礎岩盤の安全率

図 -6　空洞の自立スパン，岩盤評価と空洞の安定性　

図 -5　各支持モデルが示す限界空洞幅と具志川城址
自然空洞の安定性評価
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されている．

(3)２次元有限要素解析による空洞の安定性評価
現在の空洞の安定性と，安定化対策工として考慮され
ている空洞充填による安定性向上の効果を比較検討する
ため，空洞周辺岩盤の２次元有限要素モデルによる自
重解析を行って，変形・応力特性を求めた．解析に用
いた岩盤物性値は，表 -3に示した物性値を採用した．
なお，空洞充填材の物性値は，表 -4に示す値を用いた．
図 -7に，自重解析によって求めた現在および充填後の
空洞周辺岩盤の安全率の分布を示す．現在の空洞周辺
岩盤の安全率（図 -7(a)）に比べ，充填後における空洞
周辺岩盤の安全率（図 -7(b)）が大きくなっており，空
洞充填による安定性の効果が認められる．

(4)３次元有限要素解析による空洞の安定性評価
図 -1に示すように，２つの空洞を含む基礎岩盤は，
複雑な形状を呈しており，２次元解析では大まかな安定
性状の評価に留まるため，追加解析として，３次元状態
での安定性を評価する３次元弾塑性有限要素解析を行っ
た．解析の際の単純化を考慮し，現在の空洞モデルと充
填後の空洞モデルを図 -8のように単純化した．解析に
おける岩盤の物性値として，表 -3に示す物性値を用い
た．また，空洞の充填効果を把握する解析に用いた充填
材料の物性値を表 -4に示す．
解析よって得られた現在の空洞の周辺岩盤，および空
洞充填後の基礎岩盤における塑性域の発生を図 -9に示
す．空洞を有する静的３次元解析では，空洞Aの西側
表層部周辺および空洞天端部周辺に塑性域の発生が認
められる（図 -9(a)）．また，空洞充填後における解析で
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図 -8　３次元解析における空洞の単純化モデル 図 -9　３次元静的解析による現在の空洞および充填後の
塑性域の発生

表 -4　３次元解析における充填材料の物性値

(a)　現在の空洞モデル

(b)　空洞充填におけるモデル (b)　空洞充填後における塑性域の発生

(a)　現在の基礎岩盤における塑性域の発生
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は，２次元解析による結果と同様に，両空洞の周辺に
大きな塑性域の発生は見られない．空洞Bの充填時に
形成されるトンネル下部周辺に塑性域が発生している．
これらの結果から，２次元の解析による評価と同様に，
空洞充填による安定性の効果が認められる．

4. 具志川城址基礎岩盤の動的安定性評価

２つの自然空洞を有する基礎岩盤および充填後の基
礎岩盤が，地震力を受けた際の動的安定挙動を検討す
るため，３次元動的有限要素解析と，２次元状態にお
ける基礎岩盤模型を用いた動的載荷実験を実施した．

(1)３次元有限要素解析による空洞の安定性評価
３次元動的解析に用いた解析モデルは，２次元解析
に用いたモデルを利用した．動的載荷は，解析モデル
の軸方向および直交方向からの載荷を仮定した．また，
この地域の地震記録を考慮し，加速度 0.3g，周期 2Hz

の正弦波を入力した．
図 -10に示すように，現在の空洞を有する基礎岩盤
内には，塑性域が広範に広がり，仮定される地震の発
生によって，両空洞が崩壊する可能性を示している．
空洞Aは，西側（空洞の短軸方向）に転倒するように
崩壊することが予想され，また，空洞Bは，空洞の内
側にドリーネを形成するように崩壊すると推測される．
加速度応答の一例として，図 -11に示す加速度応答の
着目点において，基礎岩盤先端（着目点 3,  4,  5）におけ
る応答を図 -12に示す．基礎岩盤先端の加速度応答は，
基盤から地表面の方向に加速度の振幅が増幅する傾向
を示しており，頂部（着目点 5）における加速度振幅は，
入力加速度のおよそ４倍になっている．
つぎに，充填された基礎岩盤の動的挙動について述
べる．図 -13に，動的載荷による塑性域の分布を示
す．空洞Aの充填部に塑性域が見られるが，これは充
填材の強度や弾性係数が小さいことによる．現在の空
洞を有する基礎岩盤の塑性域と比べ，充填後の基礎岩
盤における塑性域が小さくなっており，充填による動
的安定性に対する効果が認められる．加速度応答の一
例として，図 -14に，空洞A中央部付近（着目点 6, 7,  
8）の加速度応答を示す．図 -12の加速度振幅と同様に，
基礎岩盤頂部付近の加速度振幅が基盤と比べ，増幅さ

14



 

 

 

図 -10　動的載荷による現在の空洞周辺の塑性域の発生
（D-D断面）

図 -13　動的載荷による空洞充填後の塑性域の発生（D-D断面）

図 -14　着目点6,	7,	8（空洞A部）における加速度応答

図 -11　解析モデルにおける加速度応答の着目点

図 -12　着目点3,		4,		5（城址先端部）における加速度応答 図 -15　空洞A部岩盤の模型動的載荷実験

 

 

(a)　現在の空洞モデル (b)　載荷後の破壊状況

(2)２次元模型載荷実験による空洞の安定性評価
現在の自然空洞および充填後の動的挙動を検討する２
次元模型載荷実験を実施した．図 -15(a)に示すような空
洞A部基礎岩盤の模型および空洞充填の模型を作り，
5Hzの正弦波を載荷して一連の破壊実験を実施した．
現在の空洞モデルによる振動載荷後の破壊状況の一例
を図 -15(b)に示す．また，図 -16に，入力加速度と空
洞先端部の水平変位の挙動を示す．入力加速度1000gal
付近で図 -15(b)に示すような破壊が生じている．同じ
載荷条件で空洞充填による模型実験を行った結果，入
力加速度が1000galを超えても破壊が起こらず，空洞充
填による効果が認められた．なお，本模型実験による
結果の詳細は，改めて報告することとする．

５. 基礎岩盤の空洞充填施工時におけるモニタ
リング

れる傾向を示している．また，頂部付近（着目点 8）の
応答加速度は，入力加速度の約2倍を示している．

図 -16　破壊実験における入力加速度と空洞先端の水平変位

 

TIME  (sec) 

城址直下に位置する２つの自然空洞の安定化対策工と
して空洞充填工法が採用され，充填施工が行われてい
る．この施工中における安全管理を行うとともに，空洞
充填後における基礎岩盤の安定性の向上を検証する目的
で，基礎岩盤の挙動を把握する岩盤モニタリングを実施
した．モニタリングは，岩盤の応力破壊，岩盤変位，亀
裂変位について計測を行うこととし，モニタリング機器
の設置位置（A空洞）を図 -17に示す．B空洞について
も，同様の機器を設置した．モニタリング計測設置の一
例として，B空洞天端に設置したAE装置を図 -18に示
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AE 

 

 

 

図 -17　A空洞におけるモニタリング機器設置状況

図 -18　B空洞天端に設置したAE測定装置

図 -19　A，B両空洞における夜間のAE挙動

図 -20　A，B両空洞における昼間のAE挙動
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す．このAE装置は，A空洞天端にも同様の装置が設置
されている．AEのモニタリングによって，工事施工期
間中，岩盤に加えられた何らかの刺激が，岩盤の微破
壊ないしは巨視的破壊に進展する可能性を把握するも
のである．さらに，充填施工後もモニタリングを継続し，
岩盤の破壊の有無を調べる．

図 -19および図 -20に，施工期間中の昼夜における
両空洞のAE挙動を示す．AE挙動における着目点は，
昼間の工事終了後，夜間においてどの程度AEが発生す
るかである．AEの発生は，昼間の工事中にも見られる
が，工事の影響によるノイズを拾うことになり，実AE
の発生を判別できない．図 -19の夜間における両空洞
のAE発生傾向からは，両空洞が急激に不安定化する傾
向は認められない．図 -20における昼間のAE累積挙動
を考慮すると，岩盤への刺激を低減させた慎重な工事
が望まれる．

６. 結論

２つの自然空洞を有する具志川城址基礎岩盤の安定性

評価を取り上げ，現在の基礎岩盤の静的・動的安定挙

動と安定化対策工として考慮されている空洞充填によ

る静的・動的挙動について，岩盤分類に基づく安定性

評価，解析および模型実験による検討を行った．本研

究によって明らかになった事項を要約する．

(1)  RMR および Q- 値による岩盤分類による安定性評

価，および解析的モデルによる評価では，２つの空

洞は自立の限界にあることが示され，城址保存の上

から，空洞充填などの対応が必要である．

(2) ２次元および３次元静的有限要素解析の結果，現在

の空洞を充填することにより，安定性が向上するこ

とが示された．

(3) ３次元動的有限要素解析では，想定される地震に対

し，現空洞の破壊の可能性が示された．

(4) 空洞模型による動的載荷実験の結果，空洞部に充填

材を有する場合，破壊が生じず，空洞充填の効果が

認められた．

(5)	 現在のところ，夜間におけるAE発生傾向からは，
両空洞が急激に不安定化する傾向は認められない．
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沖縄県の赤土を補強土壁工法の盛土材に使用する際の留意点とご提案 

 
ヒロセ株式会社  ○佐原 邦朋 
日本地研株式会社  今田 尊徳 

 
 
１、 はじめに

 一般に補強土壁工法に使用する盛土材は、せ

ん断抵抗角が大きく、圧縮性の小さな、締固め

が十分できる礫質、砂質系ものが適している。

特に補強土（テールアルメ）壁の特性は、補強

材と盛土材が相互の摩擦力によって一体化する

ことで、安定した垂直な高壁高の補強土壁を構

築できる。フレキシブルな構造のため、基礎地

盤に対する荷重は等分布となり、広範な地盤に

適用できる。さらには壁面材が独立して挙動で

きる事によって耐震性にも優れている。しかし、

粘性土に対しては慎重な対応が必要となるため、

沖縄地方に広く分布する「赤土」が、補強土壁

工法の盛土材として適用が可能であるかを確認

し、活用するための方策を検討した。 
赤土は、土質分類名としては「国頭まあじ」

と呼ばれる。一般に国頭まあじは、千枚岩、頁

岩、砂岩および火成岩類の風化残積土と、更新

世の堆積物（国頭礫層）等の赤色化した部分を

総称する。国頭まあじの代表的分布地域は、沖

縄本島中北部、石垣島、西表島、久米島などで

ある。１） 
 
２、 赤土の土質試験結果 
 今回採取した赤土は、沖縄本島中部で採取し

た赤土である。 
 試験結果を表－１に示す。 
 
 土質試験結果から着目する主な項目としては、

以下の点が上げられる。 
イ） 細粒分（シルト分、粘土分）の含有量は、

71.7％（＞50％）と多いため、土質分類
は、「礫まじり砂質粘土」となっている。 

ロ） 三軸圧縮試験より、せん断抵抗角は  
φ＝17.1°（＜30°）である。 

ハ） 液性限界ｗLは、61.0％（＞50％）であ
る。 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図－１ テールアルメの構造 

   
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
   表－１ 赤土の土質試験結果 
 

細粒分

71.7％ 
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３、 土質試験結果の考察 
 赤土は、一般の盛土安定勾配を設ける盛土部

の場合には、含水比管理に注意して締固めを行

なえば使用可能である。しかし、土質試験の結

果からは、このまま補強土壁工法の盛土材とし

て利用することは困難であるといえる。 
 
 テールアルメ壁工法の盛土材適用基準は、細

粒分の含有量が 25％以下である。細粒分の含有
量が 25％以下であれば、盛土の性状は砂質土と
して十分な締固めが可能であり、せん断抵抗角

も設計を満足するとしている。工法によっては、

粘性土として設計する場合もあるが、液性限界

ｗLが 61.0％（＞50％）と大きいため、検討で
きる基準を越えている。そのため、垂直に近い

壁面を構成する補強土壁工法としての盛土とし

て活用する場合には、盛土材自身の圧縮変形や、

締固めが十分できないことによる壁面の変形に

注意が必要である。したがって、当該赤土を使

用する場合には、補強土壁工法の種類に関わら

ず何らかの対策が必要となる。 
 
４、 赤土の盛土材としての特性 
 赤土を盛土材として使用した場合の留意点に

ついて考察する。 
１） せん断抵抗力について 
 当該赤土をそのまま盛土材として使用した場

合のせん断抵抗力を検討する。 
 「道路土工－擁壁工指針」３）によると、擁壁

の設計をする際の土質定数の設定は、粘性土で

あってもφ材として定数を設定している。その

際のφは、φ＝25°、粘着力ｃ＝0としている。 
その土質定数で擁壁を設計した場合の留意点

を考察するために、土被り深度によるせん断抵

抗力の違いを図－２にグラフ化した。 
 
グラフより、赤土をφ＝25°の粘性土として
取り扱った場合、深度６ｍ以上になると、せん

断抵抗力は過大に評価されてしまうこととなる。

一般に、道路土工 擁壁工指針の対象とする壁

高さは８ｍ程度までであるため、実務上の問題

は生じないと思われる。しかし、補強土壁が用

いられる壁の高さは8ｍを越えて20ｍ程度まで
の高い領域での検討と安定性が求められる。 

 
しがたって、φ＝25°とした設定での補強土

壁の検討には十分注意が必要と考えられる。 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

図－２ 土質によるせん断抵抗力 
 
 
２） 土圧力について 
 土圧力についても同様に検討する。赤土の粘

着力を考慮すると、壁の上部における土圧力は

小さくなる。しかし、壁高さ 10ｍを越えた領域
については赤土の土圧力が大きくなっているこ

とに注意が必要である。（図－３参照） 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

図－３ 土質による土圧力 
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５、 対応策の検討 
 補強土壁に使用する盛土材料は、せん断抵抗

角が大きく、圧縮性の小さな、締固めが十分で

きるものが適している。したがって、できるだ

け礫質・砂質系の発生土を選別して使用する事

が望まれる。 
 しかし、やむをえず規準に適さない現地の発

生土を流用するためには、土質を改良して使用

することも可能である。そこで、赤土にセメン

ト系（又は石灰系）の土質改良材を添加するこ

とによって使用する方法を検討する。  
 本報では、比較的安価で、入手し易い材料と

してセメント系固化材を添加する方法を検討す

る。 
 
６、 セメント配合試験結果の整理 
１） 強度試験結果 
 添加する固化材は、一般的な「高炉セメント

B種」を使用した。 
配合量は、セメントの最低添加量 50kg/m3か

ら 50kgづつ増量させた、50・100・150kg/m3

の 3種類で試験を行なった。 
 

試験結果を表－２に示す。 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
表－２ セメント処理土の三軸圧縮試験結果 
 
 結果をグラフ図－４に整理すると 
 φ＝30°の添加量 → 92kg/m3  
 φ＝25°の添加量 → 67 kg/m3 
以上の結果が得られた。 
しかし実際の施工には、土とセメントの撹拌

機械の種類や混合ムラに対する安全率を考慮し

た配合添加量の設定が必要である。 
 また、構造物を設計するせん断抵抗角の設定

に対する検討も必要となる。

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

図－４ 配合量とせん断抵抗角φの関係 
 
 

92kg/m3 67kg/m3 

φ＝25° 

φ＝30° 

50kg/m3 100kg/m3 150kg/m3 
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２） 環境への影響について 
セメント改良処理の環境への影響を、六価ク

ロム化合物の溶出試験を行い確認した。 
試験結果を表－３に示す。 
 
 
 
 
表－３ 六価クロム溶出試験結果（１） 
 

 分析の結果は 0.005mg/ℓ 未満であり、規準値の
0.05 mg/ℓ 以下で問題無いことが判った。 
また、参考にｐＨ値の確認試験も行なった。 
結果は、改良前のｐＨは 6.5であったが、セ
メント改良処理後のｐＨは 11.0～11.7 の範囲
であった。これは、鉄や亜鉛の腐食や安定性に

対する影響が少ない5～12の範囲に収まってい
る。３） 
 しかし、沖縄県におけるセメントは普通ポル

トランドセメントが一般的であるため、同セメ

ントを用いて同様の混合試料を作成し六価クロ

ムの溶出試験を実施した。（表－４） 
 
 
 
  表－４ 六価クロム溶出試験結果（２） 

 
結果としては基準値をわずかながら上回ってし

まった。よって普通ポルトランドセメントを使

用する場合には実際に使用する土質による確認

試験が必要であり、必要に応じて溶出抑制型の

セメントを選定する必要があると思われる。 
 
７、 設計方法について 
 土質改良処理を行なう場合の設計土質定数の

設定について考察する。 
改良対象となる土質材料にもよるが、φ＝

30°までの改良が可能か？または改良しても
φ＝25°程度までしか改良できないか？によ
って変わってくる。一般に、φ＝30°まで改良
が可能であれば、φ＝25°までの改良で設計す
るよりも経済的な構造物が設計可能である。こ

れは、φ＝30°と 25°の添加量の差による材
料費よりも補強土構造物自体の断面による金額

差が大きいためである。φ＝25°での設計断面
は、設計土圧が大きくなるため、φ＝30°の設
計断面よりも補強材の長さ、本数が増えて材料

費が高くなる。（表－５） 
したがって、土質改良処理を行なう場合は、

φ＝30°まで改良した条件で設計する方法が
経済的でかつ安定性の高い構造物が構築可能で

ある。

 
 φ＝30°改良処理（添加量 100kg/m3） φ＝25°改良処理（添加量 70kg/m3） 
 

 
 
 

 
断面図 

 
 
 
 
 
 
 
 

TA盛土量 61.3m3 

 
 
 
 
 
 
 
 

TA盛土量 65.6m3 
部材材料費 277,000 298,600 
施工費 78,600 82,700 
改良材費 73,600 55,100 
改良施工費 61,300 65,600 
合計 490,500 502,000 
評価 ○ △ 

表－５ 目標改良強度による経済性比較 （延長１ｍ当り） 
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８、施工方法について 
改良材を添加する場合の施工上の留意点につ

いては、「補強土ネットサービス」４）の技術資

料を参考にしていただく事で省略する。 
 ここでは参考に、施工に必要な配合量を、割

増係数を 1.2として算定する。 
 ・添加量の割増し係数 F＝1.2とすると 
①目標せん断抵抗角 φ＝30°の場合 
   設計添加量：W＝92kg/m3 

10ｍｍふるい残量Ｐ＝0％より 
Ｑ１＝92×（１－Ｐ／100）・Ｆ 

     ＝92×1.2 
     ＝110kg/ｍ3 
②目標せん断抵抗角 φ＝25°の場合 
  Ｑ１＝67×（１－Ｐ／100）・Ｆ 
     ＝67×1.2 
     ＝80kg/ｍ3 
 
9、沖縄における施工実績 
１） 現地発生土を利用した例 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
写真－１ 【暫定施工分完了状況】 

  スーパーテールアルメ工法 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  写真－２ 【盛土施工状況】 

（工区内切土部からの発生土を使用） 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

写真－３ 【締固め転圧状況】 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

図－５【現地発生土の土質試験結果抜粋】 
 

実際には、この施工例のように国頭礫層の弱

風化部である現地発生土を使用して施工してい

る。 
 
２） 流用土（購入土）の利用について 
 過去の施工実績においては、 
イ）「流しコーラル」を流用土として使用した例

がある。流しコーラルは、砂礫質材のため補強

土（テールアルメ）壁工法の良質な裏込め材と

して使用されている。 
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 また、今後は、 

ロ）「頑丈土
がんじゅうど

破砕材」も補強土壁の裏込め土とし

て活用が可能と考えられる。「頑丈土破砕材」と

は、沖縄電力で開発された石炭灰の有効利用技

術である。石炭火力発電所で副生される石炭灰

に水と数種類の添加剤、セメントを混合して製

造する「頑丈土」を締め固めて固化・養生（貯

蔵）した後に掘削・破砕して製造する人工の地

盤材料である。せん断抵抗角が大きく（φ≧

35°）、軽量（γ≒15ｋN/m3）な性質を有して

いる。５） 
 
 
１０、 まとめ 
 
１）  沖縄県における盛土材の利用につい

ては、対象となる土質材料の性質を正し

く把握することが大切である。特に赤土

とよばれる「国頭まあじ」は、風化度に

よってその性状が大きく異なるため、必

要に応じた適切な対処方法を検討する。

土質改良処理を行なう場合には、φ＝

30°を目標とした固化材添加量の設定
を提案する。 

 
２）  補強土壁工法は、「壁面材」・「補強

材」・「盛土材」の３つが大きな構成部材

となっており、構築された構造物の品質

を左右するのは唯一工場製品ではない

「盛土材」によることが大きい。したが

って、使用する予定の盛土材については、

補強土壁工法に必要とされる土質試験

を行い、適用性の判定をして、適切な対

処方法を検討することが重要である。 
 
３） しかし、構造的にも経済的にも、で

きるだけ良質な発生材を選別して利用

する方法が最も良い事は言うまでもな

い。そこで、補強土壁の領域と周辺の領

域をゾーニングして盛土材料の仕分け

することにより、不足しがちな良質土を

確保する施工計画の策定を提案したい。 
 
 以上、本報が沖縄地区の補強土壁工法の盛

土材利用方法の一助になれば幸いである。 

 
参考文献 
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（社）土質工学会九州支部 
２) 道路土工－擁壁工指針 平成 11年 3月  

（社）日本道路協会 
３) 補強土（テールアルメ）壁工法設計・施工マニュ

アル 第 3回改訂版 平成 15年 11月  
（財）土木研究センター 

４) 補強土ネットサービス：http://www.hokyodo.jp/ 

５) 天願、宮里、佐藤、黒山：「頑丈土
がんじゅうど

破砕材」の開

発とその工学的性質、第 14回沖縄地盤工学研究
発表会 2001年 11月 1日 
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石炭灰を混合した浚渫土造粒地盤材料の繰返し非排水せん断特性に関する研究 

〇 元:大永建設 株式会社 ，現:合資会社 新藤土質調査 与那原 利行 
琉球大学 工学部 環境建設工学科 原 久夫 
合資会社 新藤土質調査 松本 新一 
株式会社 沖縄環境分析センター 真栄田 義安，渡久地 博之 
有限会社  三友 金城 和良 

 
１．はじめに 

沖縄県内の河川では，台風などの豪雨時に赤土等の

土砂が流出し，河床・砂防ダムなどの底域に堆積して

自然環境汚染の原因となり，環境汚染修復の必要性が

高まっている．環境修復の必要性から実施してきたこ

れまでの研究1)2)では，電力産業廃棄物である石炭灰飛

灰(石炭灰と称す)と国頭マージ土(赤土と称す)の原土

を混合して道路用の路盤材料などのリサイクル路盤材

料を作製し，主に実験室内による研究を行ってきた．

また，本研究では，河川の砂防ダム底域に堆積した土

砂としての泥状土を高吸引式の浚渫用車両によって採

取運搬し，造粒材製造プラント工場において石炭灰と

混合して実際に使用可能なリサイクル地盤材料(路盤

材と埋戻し材)に加工する研究開発を実施した． 

これまでの研究は，リサイクル路盤材料としての物

理・力学的特性や化学的特性を調べることを主な目的

としていたが，本研究では，地下水位が高い沿岸地域

などにおいて，埋戻し材料として使用することを想定

して液状化に着目した．石炭灰を用いた既往の研究に

は，安原・兵藤ら 3)による水流・乾式埋め立て石炭灰

地盤の液状化強度の研究や，後藤ら 4)による石炭灰地

盤の振動台模型実験，及び，吉本・兵藤ら 5)による造

粒石炭灰の液状化抵抗の研究などがあり，これらの研

究では石炭灰そのものを用いている． 

本研究は液状化対策を想定し，石炭灰に浚渫土を混

合した造粒地盤材料の繰返し非排水せん断特性を研究

の対象とした．さらに，浚渫土造粒地盤材料の締固め

程度による材料の繰返しせん断強度特性や．平均有効

主応力の応力経路などの検討も行った． 

 

２．試験用試料の性質及び試験概要 

 試験に使用する赤土泥状土は，沖縄本島中部のうる

ま市石川地区に位置する砂防ダムから採取した堆積土

砂（以下，土砂と称す）を用いて造粒地盤材料を作製

し，本研究の試験に使用する． 

 
(１) 試験用の試料 
砂防ダムから採取した土砂を沈殿池において一次

処理を行い，造粒地盤材料用の試料土とする．試料土

の作製方法として採取土砂の一次処理概略を図-１に

示す．処理は，運搬した土砂を鋼製の網を用いた湿式

ふるいを用いて，ふるい網目2㎜以上の砂・礫質土に

分離し，粒径2㎜以下の細粒土は高圧脱水機械に送泥

して脱水ケーキとして排出する．本研究における造粒

地盤材料の試料土には，分離した砂・礫質土から粒径

20㎜以上の礫分を取り除いた粗粒土を用いた． 

造粒地盤材料の作製は，図-２に示すように容量

0.5 ㎥の撹拌槽に試料土と石炭灰を入れて 180 秒の予

備撹拌を行う．予備撹拌の後に固化材(普通ポルトラン

ドセメント+高炉スラグ微粉末)を投入し．造粒撹拌を

180秒行う．造粒撹拌時には，造粒体の含水比w*が 

 
(a) ふるい沈殿処理と脱水処理 

 

(b) ふるい沈殿処理 

図-１ 採取土砂の一次処理 

土砂と泥水に分

離する． 

ふるい処理

高圧脱水

泥状土

脱水汚泥ケーキ
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図-２ 造粒地盤材の製造 

w*=20%～23%になるように含水の調整を行う．造粒撹

拌の後は，撹拌羽を逆回転させ，造粒体の整粒を 30

秒行ってベルトコンベアにて排出する．なお，排出後

の造粒体は，２週間空気中に静置して散水養生を行い，

試験用の供試体を作製する． 

(２) 試験計画 

試験用の試料を作製するに当たり添加する固化材

等(各因子)の配合計画を行った．配合は，試料土の質

量ｍＳを基準にして各因子の添加比を次式で定義した． 

100
mmmm

mw
FABFPCS

w ×⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
+++

=∗          (1) 

100
m
mPC

S

PC ×⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
=              (2) 

100
m
mBF

S

BF ×⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
=           (3) 

100
m
mFA

S

FA ×⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
=               (4) 

100
mm

mSR
PCBF

BF ×⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
+

=        (5) 

 ここに，w*：造粒体(試料土＋固化材)に対する含水

比(%)，PC：普通ポルトランドセメントの添加比(%)，

BF：高炉スラグ微粉末の添加比(%)，FA：石炭灰飛灰

の添加比(%)，SR：高炉スラグ微粉末の固化材におけ

る置換率(%)， sm ：試料土の質量， wm ：水の質量， 

表-１試料の配合            (単位：％) 

試料

試料No. 

固化材 

BF+PC 

石炭灰 

FA 

置換率 

SR 
備 考

No.215 36 30 44 密詰め

No.216 36 50 44 緩詰め
 
表-2 試料の物理的性質と締固め特性  (単位：g/㎤) 

項目

 

試料No.

土粒子

密度 

sρ  

最大乾

燥密度 

dρ  

最大締

固密度 

maxdρ  

最小締

固密度 

minaρ  

No.215 2.644 1.500 1.417 1.025 

No.216 2.576 1.499   
 

0

20
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80

100

0.001 0.01 0.1 1 10 100

粒径(mm)

通
過
質
量
百

分
率
(
%
)

OA215(D50=9.2㎜)

OA216(D50=9.0㎜)

OA215(粒調，D50=6.2㎜)

OA216(粒調，D50=6.2㎜)

図-３ 試料の粒径過積曲線

PCm ：普通ポルトランドセメントの質量， BFm ：高

炉スラグ微粉末の質量， FAm ：石炭灰飛灰の質量とす

る．なお，各試料の配合を表–１に示す． 
(３) 試料の物理的性質と締固め特性 

写真–１に示す造粒地盤材料は，表–１の試料配合を

用いて作製した．また，表中の固化材は造粒地盤材料

に埋戻し材料と路盤材料の複合使用を考慮したことか

ら，一般的な改良土(再生埋戻し土)に対する添加比約

10%に比べて 36%の高い添加比となる．さらに，高炉

スラグ微粉末BFの置換率SR=44%では，BFに対して

質量比で1.5倍の普通セメントPCを混合した．表–２

は，試料土の粒子密度及び，表–１の配合を基に作製し

た造粒地盤材料の締固め試験結果を示している．表中

の最大乾燥密度 dρ (g/㎤)は JIS A 1210 突固めによる

土の締固め試験方法 6)，最大締固め密度 maxdρ (g/㎤)

と最小締固め密度 minaρ (g/㎤)は JGS 0612-2006 礫の

最小密度・最大密度試験方法 7) で求めた． 

試料の粒径過積曲線を図–３に示す．試料No.215 と

No.216の最大粒径(㎜)は40㎜であるが，試験に用いる

造粒地盤材 

セ
メ
ン
ト

高 
炉 ス 

ラ 
グ 

石

炭

灰 
添加剤 

造粒機械
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破線状のせん頭粒度曲線は，最大粒径 maxD =10㎜，平

均粒径 50D =6.2㎜となる． 

(４) 繰返し三軸試験の概要 

繰返し三軸試験の条件を表–３の一覧表に示す．試

験に用いた供試体の作製方法と設置は，地盤工学会基

準 JGS 0530 に準処した．まず，供試体の作製は直径5

㎝，高さ10㎝の鋼製モールドに粒状の試料を任意の密

度になるように締固める．つぎに，締固めたモールド

は脱型後に供試体が自立できるように冷凍庫にて凍結

させる．凍結した脱型後の供試体には，ゴムスリーブ

を密着させて写真–２に示す試験機械に設置する． 

繰返し三軸試験は，表–３の一覧表に示すように試

験前の圧密圧力 '
cσ =70 kN/㎡，有効拘束圧 '

0σ =70 
kN/㎡，載荷周波数 f =0.3 Hzの一定条件で行った．ま

た，埋立て時の締固め程度による液状化の特性を調べ

るために試料No.215は相対密度Dr=102～105%の密詰

め状態，試料No.216はDr=－9.0～－12.4%の緩詰め状

態とした．なお，相対密度 Dr の値は密詰め状態で

100% ＜Dr 以上，緩詰め状態で Dr＞0% 以下となる．

その理由として，最大乾燥密度 dρ の試験は突固めに

よる試験方法，最大締固め試験は振動締固めによる方

法，最小締固め試験は自由落下による方法等の違いが

挙げられる． 
 

３．繰り返し三軸試験結果 

繰り返し三軸試験は，一様振幅の繰り返し荷重を非

排水条件の下で載荷し，地震時の飽和土の液状化強度

特性を求める標準的な試験方法である．また，本試験

で求まる液状化強度特性は実際の地盤特性ではないが，

地盤工学会による一斉試験によって指標試験としての

有意性が確認 8)9)10)されている． 

(１) 繰返し回数と軸ひずみ・過剰間隙水圧比の挙動 

非排水による繰り返し載荷中の軸差応力と軸ひず

み及び，過剰間隙水圧比の連続波形を図–４に示す．な

お，繰返し非排水せん断試験結果に用いる応力やひず

み等の記号は，以下の式で定義 11)する． 

10
A2

PP

C

EC
d ×

+
=σ             (6) 

C
a H

HΔ
=ε                         (7) 

100
H

LDA
C
×

Δ
=                 (8) 

0
'0

' u/u
σ
Δ

=σΔ                   (9) 

ここに， dσ ：繰返し軸差応力の片振幅(kN/㎡)，

CP ， EP ：圧縮及び伸張繰返し軸荷重の片振幅(N)，

CA ：供試体の断面積(㎠) ， aε ：軸ひずみ(%) ， HΔ ：

軸変位量(㎝)， CH ：試験前における圧密後の供試体高

さ(㎝) ，DA：両振幅軸ひずみ(%)， LΔ ：軸変位量 HΔ

の両振幅(㎝) ， 0
'/u σΔ ：過剰間隙水圧比， uΔ ：過剰

間隙水圧(kN/㎡)， 0
'σ ：有効拘束圧(kN/㎡)である． 

図中の(a)~(c)は No.215 密詰め試料を，(d)~(f)は
No.216緩詰め試料を示している．No.215密詰め試料に 

  表-３ 試験条件一覧表 

項 目

 

試料No.

相対密度 
Dr (%) 

圧密圧力 '
cσ 2m/kN ， 

有効拘束圧 '
0σ 2m/kN ，

載荷周波数 f  Hz 

 

No.215 
 

Dr=102 % 

～ 
105 % 

'
cσ =70 2m/kN  
'
0σ =70 2m/kN  
f =0.3 Hz 

 
No.216 
 

Dr=－9.0 % 
～ 

－12.4 % 

'
cσ =70 2m/kN  
'
0σ =70 2m/kN  

f =0.3 Hz 

 

5
 

写真-１ 造粒地盤材料 

 
写真-２ 繰返し三軸試験装置 
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(e) No.216繰返し回数Nc～軸ひずみεa 
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図–４ 繰返し三軸試験の連続波形 
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おける(a) 繰返し回数Nc～軸差応力 dσ 関係は，液状化 

強度と認められる繰返し回数 Nc≒10～20 内に過剰間

隙水圧比 0
'/u σΔ =0.95 が入るようにσd=96.3kN/㎡に

設定した．また，(c) 繰返し回数Nc～過剰間隙水圧比

0
'/u σΔ 関係では Nc≒10 で液状化と見なせる

0
'/u σΔ =0.95 に達し，10≦Nc 以降は 0

'/u σΔ =0.95～
1.00 で推移する．さらに，負の過剰間隙水圧比側で

0
'/u σΔ ≒－0.5になることは，礫質の供試体が密詰め

状態にあることが原因と推察する ．加えて，(b) 繰返

し回数 Nc～軸ひずみ aε 関係では，密詰めの試料が剛

性を保持していることから軸ひずみ aε が徐々に増加

する傾向にあり，かつ，体積(剛性の粗粒状態)が膨張

しようとするダイレイタンシー特性により有効応力が

回復し， aε が一定値に収束するサイクリックモビリテ

ィ 11) の状態に移行すると推察する．なお，負の伸張ひ

ずみ– aε が正の圧縮ひずみ+ aε の約 4 倍になって変形

が– aε 側に卓越することから，圧縮側に強い構造を持

った変形挙動であり，本試験による液状化は主として

伸張側のせん断による破壊現象 12) である． 
No.216 緩詰め試料の(d) 繰返し回数 Nc～軸差応力

dσ における dσ 設定は，本試料が緩詰め状態にあるこ

とから前述No.215試料の約1/3となる dσ =35.0kN/㎡に

設定した．(f) 繰返し回数Nc～過剰間隙水圧比 0
'/u σΔ

関係では， 0
'/u σΔ が緩やかな状態で，かつ，液状化

と見なせるNc≒13付近で 0
'/u σΔ =0.95に達しており，

13≦Nc 以降は 0
'/u σΔ =0.95～1.00 で推移する．また，

伸張側の 0
'/u σΔ  はNc=1回で負の値を示すが，1＜Nc

以降は徐々に増加して正の値を示し，(c) の密詰め試料

と異なる挙動を示す．さらに，(e) 繰返し回数Nc～軸

ひずみ aε 関係では，Nc≒9～10回当たり(Δu/σ’0=0.80
付近)から，軸ひずみ aε が急激に増加し，(b) の密詰め

試料と異なる傾向を示している．なお，同試料におい

ても負の伸張ひずみ– aε が正の圧縮ひずみ+ aε の約 4

倍になっている． 
（２）繰り返し非排水せん断強度の特性 

土の液状化強度は，繰返し非排水せん断試験時に

3～4 個の供試体を用いて各供試体の繰返し軸差応力

dσ 毎に両振幅軸ひずみDAをパラメーターとし，繰返

し載荷回数と繰返し応力振幅比の関係図から求める． 
図–５は，No.215密詰め試料とNo.216緩詰め試料の

繰返し回数 Nc と繰返し応力振幅比σd/2σ’0の関係で

ある．図中( g) の密詰め試料No.215は，両振幅軸ひず

みDA が同一であるDA ＝1，2，5，10% の曲線が開

いていることから，正のダイレイタンシー特性 13) が顕

著な試料 と判断できる．一方，(h) 緩詰め試料 No.216
では緩詰めの特徴である狭いDA曲線の間隔となって

おり，一旦液状化すると繰返し試験時の軸ひずみ aε が

急激に進行 13) することが予測される．これらの特徴 は，

前出の図–４繰返し三軸試験の連続波形に関係する． 

次に，試料の繰返し回数毎の繰返し応力振幅比を

表–４に示す．一般的な液状化強度は繰返し回数Ncが

Nc=10～20回の範囲内 14) ，かつ，過剰間隙水圧Nu=95% 
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(g) No.215の繰返し応力比～繰返し回数 
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(h) No.216の繰返し応力比～繰返し回数 

図–５繰返し回数と繰返し応力振幅比の関係 
 

表–４ 繰返し回数毎の繰返し応力振幅比（単位：無) 

回数Nc
試料No.

Nc=10 

(回) 

Nc=15 

(回) 

Nc=20 

(回) 

No.215 0.68 0.65 0.62 

No.216 0.26 0.25 0.25 
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(k) No.216平均有効主応力径路 
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(ℓ) No.216軸ひずみεa～軸差応力σd関係 

図–６繰返し回数と繰返し応力振幅比の関係 

の曲線上で求めることからNc=10，15，20回毎の繰返

し応力振幅比σd/2σ’0として求めた．表中の応力振幅

比の値から，No.215 はσd/2σ’0=0.62～0.68 であり，

No.216はσd/2σ’0≒0.25となって密詰め試料は，緩詰

め試料の2倍以上の応力振幅比となる 
(３) 有効応力経路と軸差応力・軸ひずみの挙動 

繰返し試験時に液状化に至る繰返し回数 Nc までの

平均有効主応力の径路及び，軸差応力と軸ひずみの関

係を図–６に示す．平均主応力 15) から過剰間隙水圧を

差し引いた平均有効主応力 m
'σ は 

m
'σ = ( )r

'
a

' 2
3
1

σ+σ         (10) 

a
'σ = aσ － uΔ          (11) 

r
'σ = rσ － uΔ                (12) 

で求める．ここに， aσ は軸方向応力(kN/㎡)， rσ は拘

束圧力(kN/㎡)， uΔ は過剰間隙水圧(kN/㎡)である． 
密詰め試料 No.215 は繰返し回数 CN ≒10 回で液状

化に至り，図中の(i)では，Ncの初期段階から－σd側

において m
'σ 径路に m

'σ 値が減少から増加に転じる変

相点 16) が確認できる．( j ) 軸ひずみ aε ～軸差応力 dσ
関係 の最大圧縮軸ひずみは Maxaε ≒1.3%，最小伸張軸

ひずみは Minaε ≒－5.0%であり，ひずみの絶対値で 
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aMinε ≒ 4 aMaxε              (13) 

となり，最小伸張軸ひずみが最大圧縮軸ひずみの約 4

倍になる．このことは，前述した供試体の伸張側せん

断による液状化破壊と同じ現象である． 
緩詰め試料No.216は，繰返し回数 CN ≒13回で液状

化に至り，図中の(k)では，Nc≒3～4 回から変相が表

れ，Nc≒5～6回から変相点が明確になって一般的に液

状化の対象となる砂の応力径路と類似の変化を示す．

また，(ℓ) 軸ひずみ aε ～軸差応力 dσ 関係 における最大

圧縮軸ひずみ Maxaε は ( j ) と同じ Maxaε ≒1.3%，最小

伸張軸ひずみ Minaε は供試体が緩詰めであることから，

絶対値で ( j ) より1%大きい Minaε ≒－6.0% になる． 

 

４．おわりに 

本研究では，浚渫土を混合した造粒地盤材料を，地

震時の液状化を想定して非排水繰返し三軸試験による

せん断特性や，平均有効主応力の応力経路等の検討を

行った．本研究で得られた知見をまとめると以下のよ

うになる． 

(1) 繰返し三軸試験の繰返し回数 Nc において，密

詰め試料 No.216 は Nc≒10 回で，緩詰め試料

No.215 は Nc ≒ 13 回で過剰間隙水圧比

0
'/u σΔ =0.95の液状化の状態に到達する． 

(2) 繰返し回数Nc～軸ひずみεa関係で，密詰め状

態の試料 No.215 は aε が徐々に増加し，かつ，ダ

イレイタンシーの効果を発揮してサイクリック

モビリティの状態に移行する 

(3) 緩詰め状態の試料No.216は， Nc≒9～10回当

たりから軸ひずみ aε が急激に増加し，密詰め試料

と異なる軸ひずみの増加傾向を示す． 

(4) 繰返し回数Nc～過剰間隙水圧比 0
'/u σΔ 関係に

おいて，密詰め試料 No.215 は繰返しの過程で

0
'/u σΔ ≒－0.5の過剰間隙水圧が発生する． 

(5) 緩詰め試料No.216の過剰間隙水圧比 0
'/u σΔ は

緩やかな増加傾向を示し，砂の 過剰間隙水圧比の

増加に類似する． 

(6) 平均有効主応力 m
'σ の径路で，密詰め試料

No.215 は繰返し回数 CN の初期段階から， CN の

増加に伴って m
'σ の値が減少から増加に転じる変

相点 が確認できる． 

(7) 緩詰め試料 No.216 の平均有効主応力 m
'σ 径路

は，繰返し回数Nc=5～6回当たりから変相点が明

確になり，砂の応力経路と類似の変化を示す 

(8) No.215密詰め試料は，最小伸張軸ひずみと最大

圧縮軸ひずみの絶対値の関係で 

aMinε ≒ 4 aMaxε  

となり，最小伸張軸ひずみが最大圧縮軸ひずみの

約４倍になる． 

(9) 緩詰め試料 No.216 の最大圧縮軸ひずみは 

Maxaε ≒1.3%であり，最小伸張軸ひずみは

Minaε ≒－6.0% となる． 
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