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既設地下構造物直近における変位低減型深層混合処理工法の適用事例 
～西海岸道路若狭 IC の事例より～ 

       
株式会社照屋土建   照屋正悟  徳元直之 
株式会社不動テトラ  石井隆行  呉屋祐次 

小松 陽 ○秋間 健 
 

1．はじめに 

那覇港の若狭地区において、西海岸道路（那覇西道路）の整備を目的として若狭 IC（インターチェ

ンジ）が埋立部に建設され、現在、供用中である。位置図を図‐1 に示す。 
既報で紹介したように、当地区は埋立地内における道路盛土の液状化対策として、護岸直近部を静的締固

め砂杭工法（SAVE コンポーザー）、そ

の他の箇所を従来式のサンドコンパク

ションパイル工法（SCP 工法）で施工

を行ってきた 1)2)。全体平面図を図‐2
に示す。 
その中で既に地下構造物が横断して

いる箇所については、SAVE コンポー

ザーや SCP 工法では、施工時に発生

する地中変位の影響で構造物の変位や

破損などが懸念されたため、変位低減

型深層混合処理工法（CDM-LODIC 工

法）を用いた耐液状化格子状改良にて

液状化対策を実施した。 
 本稿は、CDM-LODIC 工法の施工

事例の報告をおこなう。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

 

 

 

 

２．工事概要 
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図－1 計画位置図 

図－3 土質柱状図 図－2 平成21年度若狭地区地盤改良工事 全体平面図 
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図－3 に示すように、改良対象土層は埋立土（粘土質砂礫層、礫混り粘土層の互層）であり、改良目

的は、「液状化対策」である。改良仕様は、φ1000mm×2 軸のセメント改良体を、改良率 ap＝50.0%前

後を目標に格子状に配置した。施工平面図と断面図を図－4、5 に示す。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
３．地盤改良による地盤変位の発生 

 深層混合処理工法（CDM 工法）は、セメントスラリー等の改良材を地盤中に吐出し、改良材と現地

盤を地盤中で攪拌混合し、化学的な結合作用を利用して強固な地盤を形成する地盤改良工法である。 
 深層混合処理工法は、締固め砂杭系工法と比較して、低騒音・低振動。低変位で施工できる点が、特

徴の一つとして、市街地・既設構造物近傍での施工に適用される例が多い。ただし、このような特徴は

砂杭系工法との相対的な比較であり、当工法施工時の周辺地盤変位が零というわけではない。 
図-6 に示すように、深層混合処理工法においても施工段階に応じていくらかの変位が生じる。変位の

発生過程は次のとおりである。 
① 施工機械を所定位置に移動する際に、まず変位 A が発生する。 
② 攪拌機の貫入過程において、攪拌機を地盤に挿入することで変位は A→B へと増加する。 
③ 攪拌混合をおこなう引抜過程において、改良材の吐出にともなって変位は B→C へと変化する。  
 この内、B→C の変位が最も大きく、この部分での変位を減じることができれば施工に伴う変位を大

きく減じる事ができる。 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

４．工法選定 
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図－4 施工平面図 

図－6 深層混合処理工法の変位の発生モデル 3） 

図－5 施工断面図 
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今回の施工条件は、前述したように既存の地下構造物に近接しての施工条件であった。工法選定とし

ては、通常の深層混合処理工法（CDM 工法）では施工に伴い変位影響を与える懸念が考えられたため、

変位の影響を最小限に抑える必要となった。そこで、変位低減型の深層混合処理工法（CDM-LODIC
工法）（以下、CDM-LODIC 工法と呼ぶ）を採用した。 

CDM-LODIC 工法は、図-5 に示すように地盤変位を発生させる主要因子である「改良材投入量」に

相当する地盤中の土を排出して、変位低減を図るものである。機械構成上、通常の深層混合処理工法と

異なる点は、攪拌翼の上部に排土させるためにスクリューを取り付けた点である。スクリューの形状に

は様々な形状があるが、今回は連続型を使用した。 
図-6には、通常の深層混合処理工法とCDM-LODIC工法の変位量を比較した図面である。図-6より、

通常の深層混合処理工法の地中内の水平変位が 160mm 程度生じているのに対し、CDM-LODIC 工法

は 10mm 程度に抑制されており、従来工法と比較して変位低減効果が得られている。 
 
 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

５．当該工事における施工状況と動態観測結果 

 今回の施工では、地下構造物に変位影響を与えないためには排土

量の管理が重要である。そこで本施工に先立ち、図-8 に示すように

試験施工を実施し排土量を確認した。試験施工の結果として排土量

が改良材投入量の100％程度発生し、地下構造物に対しても変位が生

じなかった。以上の結果より、今回の施工で採用した CDM-LODIC 工

法で、地下構造物に変位影響を与えない施工が可能であることが判

明した。この結果を基に、CDM-LODIC 工法にて本施工をおこなった。

日常管理としては、地下構造物の変位計測を実施した。施工中には

図-9 のように排土を集積して定期的に測量をおこない、十分な量の

排土が発生しているかを確認した。 

 施工の結果、図-10の動態観測結果において施工期間を通して地下

構造物へ変位影響は生じず、無事工事を完了できた。 

 

図－7 施工状況  

図－5 CDM-LODIC工法における施工模式図  図－6 従来工法とCDM-LODIC工法の

地中変位量の計測結果 
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図-8 試験施工状況          図-9 施工中の排土量の確認 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-10 地下構造物動態観測結果と計測点位置 

６．おわりに 

本稿では、若狭 IC における弊社が行った地盤改良工事について報告した。今後、市街地などにおいて周

辺環境に配慮した地盤改良工法のニーズも高まると考えられ、本稿での報告が今後の沖縄地区における同種

の工事の参考となれば幸いである。 

 最後に本報告をまとめるにあたり、ご協力を頂いた沖縄総合事務局南部国道事務所の関係者各位に深く感

謝の意を表する。 
 
【参考文献】 
1) 河野他：「那覇港における複数の改良目的で適用された海上 SCP 工法の施工例」,第 17 回沖縄地盤工学会,   

pp5～6,2004. 
2）松岡他：「那覇港泊ふ頭および若狭 IC における締固め砂杭工法の施工例」,第 21 回沖縄地盤工学会,2008. 
3）水野他：「深層混合処理工法の施工に伴う周辺地盤変位とその対策」,第 3 回施工体験発表会後援概要集, 
土木学会,1986. 
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新 素 材 ア ン カ ー の 付 着 強 度 特 性

琉 球 大 学 農 学 部 中 村 真 也

琉 球 大 学 農 学 部 （ 協 力 研 究 員 ） ○ 木 村 匠

沖 縄 土 木 設 計 コ ン サ ル タ ン ト (株 ) 周 亜 明

旭 建 設 (株 ) 翁 長 淳

国 土 防 災 技 術 (株 ) 南 雲 政 博

1. は じ め に

亜 熱 帯 島 嶼 地 域 で は ，年 間 を 通 し て 気 温・湿 度 が 高 く ，広 範 囲 で 飛 塩 の 影

響 が み ら れ ，地 す べ り・崩 壊 対 策 の ア ン カ ー に も 耐 錆 性 が 求 め ら れ る こ と が

あ る 。 炭 素 繊 維 は 高 い 耐 錆 性 お よ び 耐 腐 食 性 を 有 し ， か つ 軽 量 で あ る た め ，

経 済 的 で 高 腐 食 環 境 下 に 適 用 可 能 な ア ン カ ー 体 の 材 料 と な り 得 る 。

炭 素 繊 維 （ C F） プ レ ー ト を 材 料 と し た 新 ア ン カ ー の 開 発 に あ た り ， C F プ

レ ー ト と セ メ ン ト と の 付 着 強 度 試 験 を 行 っ た 。

2. 供 試 体 お よ び 試 験 概 要

C F プ レ ー ト は 幅 2 5 m m， 厚 さ 1 . 2 m m， 断 面 積 3 0 m m 2， 4 8 g / m， ヤ ン グ 係 数

1 5 6 k N / m m 2 の 高 強 度 グ レ ー ド で あ る 。ガ ラ ス ビ ー ズ は ポ ッ タ ー ズ・バ ロ テ ィ

ー ニ（ 株 ）の G B 3 9 7（ 粒 度 範 囲： 8 5 0～ 1 0 6μ m），接 着 剤 は 日 本 シ ー カ の シ ー

カ デ ュ ア 3 0（ ガ ラ ス ビ ー ズ の 接 着 ）， 拘 束 管 は ガ ス 管 （ S G P 5 0 A）， 充 填 材 は

普 通 ポ ル ト ラ ン ド セ メ ン ト を 使 用 し た 。 ガ ラ ス ビ ー ズ は 接 着 剤 で C F プ レ ー

ト に 塗 布 し た 。 セ メ ン ト ペ ー ス ト は セ メ ン ト ： 水 ＝ 1： 0 . 5 と し ， 室 温 3 0℃

～ 3 2℃ ，湿 度 5 9％ ～ 6 6％ で 3 日 間 養 生 お よ び 7 日 間 養 生 の 供 試 体 を 作 成 し て

圧 縮 強 度 を 確 認 し た 。

C F プ レ ー ト と セ メ ン ト と の 付 着 強 度 試 験 の 試 験 体 例 を 図 － 1 に 示 す 。 C F

プ レ ー ト 長 は 7 0 0 m m と し ，ガ ラ ス ビ ー ズ 加 工 長 を 1 0 0 m m， 3 0 0 m m ， 5 0 0 m m

お よ び 7 0 0 m m と し た 。拘 束 長 は 1 0 0 m m，3 0 0 m m お よ び 5 0 0 m m と し た 。試 験
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m

2
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m
m

100mm

CFプレート

拘束管

CFプレート

700mm

引張り方向

ガラスビーズ加工

図 － 1 CF プ レ ー ト と セ メ ン ト と の 付 着 強 度 試 験 の 試 験 体 例
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方 法 は 土 木 学 会 基 準 案 「 引 抜 き 試

験 に よ る 連 続 繊 維 補 強 材 と コ ン ク

リ ー ト と の 付 着 強 度 試 験 方 法（ 案 ）

（ J S C E - E 5 3 9 - 2 0 0 7）」を 参 考 に し た

（ 土 木 学 会 ， 2 0 1 0 ）。 載 荷 速 度 は

5 k N / m i n と し た 。拘 束 長 お よ び ガ ラ

ス ビ ー ズ 加 工 の 各 条 件 に つ い て ，

そ れ ぞ れ ３ 試 験 体 準 備 し ， 付 着 強

度 試 験 を 行 っ た 。 測 定 は 油 圧 式 チ

ャ ッ ク の 万 能 試 験 機（ 島 津 製 作 所 ，

U H - F 1 0 0 0 k N I R） を 用 い た 。

3. 結 果 お よ び 考 察

セ メ ン ト ペ ー ス ト の 圧 縮 強 度 試

験 は J I S 法 に よ っ た （ 土 木 学 会 ，

2 0 1 0）。養 生 日 数 3 日 間 の 圧 縮 強 度

は 1 8 . 7 N / m m 2～ 2 2 . 9 N / m m 2 で ，平 均

値 は 2 1 . 0 N / m m 2 で あ っ た 。 一 方 ，

養 生 日 数 7 日 間 の 圧 縮 強 度 は

4 0 . 0 N / m m 2～ 4 6 . 2 N / m m 2 で ， 平 均 値

は 4 2 . 5 N / m m 2 で あ っ た 。養 生 日 数 7

日 間 で は ， 2 4 N / m m 2 の 設 計 基 準 強

度 （ 地 盤 工 学 会 ， 2 0 0 0 ） 以 上 を 満

た す た め ， 付 着 強 度 試 験 の 充 填 用

セ メ ン ト ペ ー ス ト の 養 生 日 数 は 7

日 間 と し た 。

図 － 2 お よ び 図 － 3 に 付 着 強 度 試

験 の 代 表 例 と し て ， 拘 束 長

L 5 0 0 m m ・ ガ ラ ス ビ ー ズ 加 工 長

G 0 m m （ L 5 0 0 G 0 ） と 拘 束 長

L 5 0 0 m m ・ ガ ラ ス ビ ー ズ 加 工 長

G 1 0 0 m m（ L 5 0 0 G 1 0 0）の 結 果 を 示 す 。

図 中 の 赤 破 線 は C F プ レ ー ト の 公 称

最 大 荷 重 7 2 k N で あ る 。 L 5 0 0 G 0 で

は ， 変 位 量 2 m m ～ 6 m m で 荷 重

公称最大荷重72kN
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図 － 2 付 着 強 度 試 験 で 得 ら れ た 拘
束 長 L50 0 m m ガ ラ ス ビ ー ズ 加
工 長 G0m m（ L5 0 0 G 0） 試 験 体
の 荷 重 － 変 位 量 関 係

拘束長L

ガラスビーズ加工長G
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L300G300 L100G100

L100G700

図 － 3 付 着 強 度 試 験 で 得 ら れ た 拘 束
長 L 5 0 0 m m ガ ラ ス ビ ー ズ 加 工
長 G 1 0 0 m m（ L 5 0 0 G 1 0 0） 試 験
体 の 荷 重 － 変 位 量 関 係

図 － 4 付 着 強 度 試 験 に お け る 最 大
荷 重 － 拘 束 長 L 関 係
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9 . 8 4 k N～ 3 1 . 0 k N の ピ ー ク を 示 し ，

拘 束 管 か ら プ レ ー ト が 引 抜 け ， プ

レ ー ト 本 体 に 破 壊 は 見 ら れ な か っ

た（ 図 － 2）。一 方 ，L 5 0 0 G 1 0 0 で は ，

1 0 m m 程 度 で 6 4 . 6 k N～ 7 0 . 0 k N の 明

瞭 な ピ ー ク を 示 し ， プ レ ー ト の 引

抜 け は 見 ら れ ず ， プ レ ー ト 本 体 が

破 壊 し た （ 図 － 3）。 こ こ で ， 強 度

比 （（ 最 大 荷 重 k N／ 公 称 最 大 荷 重

7 2 k N） × 1 0 0） は ， 8 9 . 7 ％ ～ 9 7 . 3 ％

で あ っ た 。

図 － 4 に 荷 重 － 拘 束 長 の 関 係 を

示 す 。 拘 束 長 の 増 加 と 荷 重 の 増 加

に 明 瞭 な 関 係 は 認 め ら れ な い 。 こ

れ は ， ガ ラ ス ビ ー ズ 加 工 し た 試 験

体 で は セ メ ン ト と の 付 着 強 度 が 十

分 得 ら れ ， C F プ レ ー ト 本 体 が 破 壊

し た こ と に よ る 。 ガ ラ ス ビ ー ズ 加

工 な し の 試 験 体 に つ い て は ，

L 5 0 0 m m の 設 定 時 破 壊 に よ る 値 の

バ ラ ツ キ は あ る も の の ， 拘 束 長 の

増 加 に 伴 っ て わ ず か に 荷 重 の 増 加

傾 向 が 見 ら れ る 。こ こ で ，図 － 5 は

ガ ラ ス ビ ー ズ 加 工 な し の 試 験 体 に

お け る 付 着 応 力 度 と 拘 束 長 の 関 係

で あ る 。 付 着 応 力 度 は 拘 束 長 の 増

加 に 伴 っ て 低 下 す る 傾 向 が 認 め ら

れ た 。図 － 6 に 荷 重 － 自 由 長 の 関 係

を 示 す 。 こ こ で ， 自 由 長 と は 試 験

体 設 置 後 の 上 下 チ ャ ッ ク 間 の 長 さ

で あ る 。ガ ラ ス ビ ー ズ 加 工 し た 試 験 体 で は ，荷 重 と 自 由 長 の 関 係 は 見 ら れ な

い 。一 方 ，加 工 な し の 試 験 体 に つ い て は ，自 由 長 の 増 加 に 伴 い わ ず か に 低 下

す る 傾 向 が 見 ら れ た 。 図 － 7 は 荷 重 と 変 位 量 の 関 係 で あ る 。 全 体 的 に 変 位 量

の 増 加 に 伴 っ て 荷 重 が 増 加 す る 傾 向 が 認 め ら れ る 。 L 5 0 0 G 3 0 0 の 1 回 目 （ 図

－ 7① ） は 上 部 チ ャ ッ ク の す べ り 後 に 再 試 験 し た も の で あ る こ と か ら 全 体 の
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図 － 5 付 着 試 験 に お け る 付 着 応
力 度 － 拘 束 長 L 関 係

図 － 6 付 着 試 験 に お け る 最 大
荷 重 － 自 由 長 関 係

図 － 7 付 着 試 験 に お け る 最 大
荷 重 － 変 位 量 関 係
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傾 向 と は 異 な っ た と 考 え ら れ る 。 一 方 ， L 3 0 0 G 7 0 0 の 3 回 目 （ 図 － 7② ） が

全 体 の 傾 向 と 異 な っ て い た こ と に つ い て は ，プ レ ー ト の 引 張 強 度 特 性 を 把 握

す る こ と で 明 ら か に で き る と 考 え る 。

4. ま と め お よ び 今 後 の 課 題

C F プ レ ー ト と セ メ ン ト と の 付 着 強 度 試 験 を 行 い ， 以 下 の 結 果 を 得 た 。

① ガ ラ ス ビ ー ズ 加 工 な し の C F プ レ ー ト と セ メ ン ト ペ ー ス ト と の 付 着 強 度 試

験 で は ，最 大 荷 重 9 . 8 4 k N～ 3 0 . 1 k N，付 着 応 力 度 は 0 . 6 1 N / m m 2～ 3 . 5 0 N / m m 2

で あ っ た 。

② ガ ラ ス ビ ー ズ 加 工 し た 場 合 ，プ レ ー ト の 引 抜 け は 起 こ ら な か っ た 。プ レ ー

ト の 破 壊 時 の 最 大 荷 重 は 3 7 . 4 k N～ 8 2 . 3 k N で あ っ た 。

③ 今 回 の 試 験 条 件 で は ，拘 束 長 と 最 大 荷 重 に 明 瞭 な 関 係 は 認 め ら れ な か っ た 。

④ ガ ラ ス ビ ー ズ 加 工 な し の 試 験 体 に つ い て は 拘 束 長 が 増 加 す る と 付 着 応 力

度 が 低 下 し た 。

④ 自 由 長 と 最 大 荷 重 に 明 瞭 な 関 係 は 認 め ら れ な か っ た 。

⑤ 変 位 量 と 最 大 荷 重 の 関 係 は 良 好 で ，変 位 量 の 増 加 に 伴 っ て 最 大 荷 重 が 増 加

し た 。

プ レ ー ト に ガ ラ ス ビ ー ズ 加 工 を 行 っ た 場 合 ，拘 束 長 お よ び 加 工 長 に 関 わ ら

ず 付 着 強 度 は 十 分 得 ら れ た 。 今 後 は C F プ レ ー ト の 引 張 強 度 特 性 と セ ッ テ ィ

ン グ 時 の 角 度 と の 関 係 に つ い て 調 べ る 予 定 で あ る 。

参 考 文 献

土 木 学 会 （ 2 0 1 0）： コ ン ク リ ー ト 標 準 示 方 書 ［ 規 準 編 ］ J I S 規 格 集 ，（ 社 ） 土

木 学 会 ， p p . 8 5 - 8 6 .

土 木 学 会 （ 2 0 1 0）： コ ン ク リ ー ト 標 準 示 方 書 ［ 規 準 編 ］ 土 木 学 会 規 準 お よ び

関 連 規 準 （ J S C E - E 5 3 9 - 2 0 0 7），（ 社 ） 土 木 学 会 ， p p . 1 4 2 - 1 4 4 .

地 盤 工 学 会 （ 2 0 0 0）： 地 盤 工 学 会 基 準 「 グ ラ ン ド ア ン カ ー 設 計 ・ 施 工 基 準 ，

同 解 説 」（ J S G 4 1 0 1 - 2 0 0 0），（ 社 ） 地 盤 工 学 会 .

8



 
 

 

不織布フィルターの排水機能評価 

 

多機能フィルター株式会社○坪郷浩一 

多機能フィルター株式会社 中村勝美 

多機能フィルター株式会社 山本一夫 

                              徳山工業高等専門学校      上 俊二    

徳山工業高等専門学校     福田 靖    

 

1. はじめに 

 日本国内には，九州南部のシラス土壌や中国地方に多く分布する花崗岩風化土のまさ土，関東ロ-ム，泥岩

など風化に弱い土質が多く点在する．特に沖縄県では，沖縄本島北部に国頭マ-ジ（赤土）と呼ばれる変成岩

風化残積土層が分布している．これは，降雨による侵食を受けやすく，裸地化すると表層土侵食により海域

に土砂が流出しやすい．そのほか，島南部に広がる南風原泥岩（クチャ）も同様な性質であることが報告さ

れている． 

 法面が完全に植物で被覆されているときは，降雨による雨滴衝撃や雨水の表層流水などによる表層土侵食

を抑制する効果がある．一般的に法面保護は植生が繁茂した状態で完成されるが，特に降雨による表層土侵

食を受けやすい土壌に対しては植生に必要な水のみを法面に供給し，余分な水は表層流水で排出する方法が

効果的である．法面の保護・緑化に関する既存技術として，厚層基材吹付工 1)，2)，3)，4)，人工張芝工 5)などの

植生工や法面の侵食防止効果と緑化機能を有する不織布フィルター6），7)による法面侵食防止工法などが代表

工法として挙げられる． 

 厚層吹付工は，緑化基盤材（客土，種子など）を法面に吹付ける工法であり，人工張芝工は，張設した樹

脂製ネットに植生基材を吹き付ける工法である．これらの技術は，法面が植物で完全に被覆する前には，降

雨により雨滴侵食を受け，表層流水により客土や種子の流出があるなどの欠点がある．これは緑化が完成す

る前では強い気象ストレスへの抵抗力が乏しいからである．一方，不織布フィルターは，撥水性繊維で構成

された不織布で法面を被覆し保護する．この不織布の効果で雨滴による衝撃を緩和し，雨滴侵食を防止する．

また，降雨時の雨水による表層流水は高い空隙率の不織布部分を通り排出させるなど，風雨のような気象環

境の変化から法面を保護する効果がある． 

 沖縄県赤土地帯の降雨による侵食防止のために求められる不織布フィルターの機能は以下の４点である． 

① スコール状の雨滴強度の緩和 

② 表層流水の地下浸透を極力抑える構造 

③ 表層流水流速の軽減 

④ 不織布と表層土との密着性 

 沖縄県の特殊土壌は，乾燥時には非常に硬く斜面整形などでは，少なからず地形形状に凹凸が生じること

を考慮する必要がある．特に上記②，③に対応するには，④の表層土との密着性，柔軟性に優れた素材が要

求される． 

このような観点に立って，本研究では，表層流排出機能に優れた２種類の不織布フィルターについて不織

布厚の違いによる法面保護に対する効果を調べ，雨滴侵食防止や表層流排出に優れた不織布フィルターを選

定した．この実験では，中国地方で最も広く分布している花崗岩風化土であるまさ土を用いて盛土法面を造

成して，不織布フィルターを設置した．降雨時の法面保護状況および濁水の流出状況を比較した． 
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また，不織布フィルターの表層流排水機能を利用した

盛土法面小段排水路排水路への技術転用を検討した．こ

の実験は，不織布フィルターの法面小段への適応性を評

価するため，沖縄県億首ダム土捨場1号小段面にコンク

リ-ト製品の代わりに不織布フィルターを施工し，不織布

フィルターの排水機能評価を行った． 

 

2.実験概要 

2.1 不織布フィルター 

本研究では，図-1に示す２種類の不織布フィルターA，

Bを用いて実験を行った．不織布フィルターA（以後，フ

ィルターA）および不織布フィルターB（以後，フィルタ

ーB）は，植物の毛細根に似た撥水性微細繊維をランダム

に絡ませた不織布構造体である．この不織布は空隙率

99.0～99.7％をもつ繊維構造をしており，濡れても乾燥

しても変形せず空隙率が変わらないため，降雨時の雨滴

衝撃を緩和するとともに，一旦，土中に入った雨水は流

速抵抗の少ない不織布内や表面を流下して，安全に排水

されるため表層土侵食が発生しない．またいずれの不織

布フィルターにも，打設固定するため押さえとして樹脂

性の保護ネットが貼付けてある．なお，フィルターAの

不織布厚は8～10mm，目付量は45g/m2であり，フィルタ

ーBの不織布厚は10～13mm，目付量は60g/m2である． 

2.2 不織布フィルターを用いた降雨実験 

2.2.1 試料 

本研究では山口県周南市より採取したまさ土を使用し

た．図-2に試料の粒径加積曲線，表-１に物理的性質を

示した． 

2.2.2 降雨実験 

 図-3に示すように，傾斜角30°，法長0.9m，法幅0.6m，

深さ6cmの法面を造成し，降雨装置により人工的に雨を

降らせた．さらに，法面の盛土は，最大乾燥密度 95％以

上で締め固めた．また，雨水が不織布フィルター内部や

表層土を通るときに発生する水の流れを表層流と定義す

る． 

 降雨開始から 60分後までは 10分ごと，60分以後は，

30分ごとに流出水を採取し，濁度，SS（2.2.3参照）を測定した．また，法面を格子状に分割し，レーザー

距離計を用いて降雨開始前および降雨終了後の法面の地形形状を測定し，土砂移動量を算出した（写真-1参

照）． 

2.2.3 濁りの指標 8） 

3.1の実験では流出水を採取して濁りの指標を測定した．本研究で使用した濁りの指標は，濁度，SS量で

8～10 mm

撥水性微細繊維の不織布

保護ネット

 
(a) フィルターA 

10～13 mm

撥水性微細繊維の不織布

保護ネット

 
(b) フィルターB 

図-1 不織布フィルターの種類と構造 
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図-2 粒径加積曲線 

 

表-1 試料の物理的性質 

     土粒子の密度 ρs (g/cm3) 2.633  

     均等係数   Uc   322.128  

     曲率係数   U'C  28.261  

     最適含水比  Wopt (％)  10.200  

    最大乾燥密度 ρd (g/cm3) 1.804  
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ある． 

また，沖縄県赤土流出防止条例 9)などでは流出が

許容される水のSSは200mg/l以下と定められている．

以後，本研究では，この基準を参考にSS=200mg/l
を雨水排出SS量の許容値とした． 

2.2.4 降雨流量の算定 

本研究では，想定する降雨量R ( mm/hr)から降雨

流量QR (m3/s)を算出した．図-4から法長L (m)，法

幅B (m)，傾斜角θのモデル法面としたときQRは以

下の式になる． 

      ARQR ⋅
×

= 6106.3
1

    (1) 

このとき水平面積A (m2) は， BLA ⋅⋅= θcos  とな

る． 

2.3 不織布フィルターの排水機能評価 

2.3.1 目的 

沖縄県金武町億首ダム工事により造成された土捨

場小段面に雨水の排水と小段面侵食防止のための不

織布フィルターを施工し，不織布フィルターの表層

水排出機能評価を行った．  

2.3.2 実験方法 

 本実験では，不織布フィルターの排水機能を評価

するための実験（以下，排水実験）を実施し，その

結果を踏まえ，想定される限界降雨量を算出した．

表-2に実験諸条件，図-5に小段排水路断面図，図-6

に不織布フィルターBの排水機能試験概略図を示し

た． 

 図-6に示すような貯水槽を設置した．小段面に施

工された不織布フィルターにエンジン式水中ポンプ

で沈砂池から水を図-6の小段排水路左端から流入

させた．小段排水路左端部には，図-7のようにポン

プを固定し，貯水槽右端から水を越流させた．なお，

小段排水路左端から2mと小段排水路右端から2mに

小段面保護のため緩衝材としてブルーシートを敷き，

水の衝撃を緩和させた．図-8に流水実験のフローチ

ャートを示した． 

 2.3.3 実験結果の評価および解析方法 

実験方法は，小段法肩から越流しないように小段排

水路に水を流し，そのときの流速，流量から降雨量

を求めた． 

流速は，図-6のA点から軽い浮遊物を流しB点ま

雨水排出量Q ( ml/min)

不織布フィルター

降雨実験装置

o30=θ

盛土下端位置

 
図-3 降雨実験装置 

 

図-4 降雨流量およびの概略図 

 

写真-1 レ-ザ-距離計による法面計測 

 

表-2 実験諸条件 

諸元  仕様  

土質  赤土  

法面勾配  1.8割勾配（約29°）  

法面幅  30m 

法面長  3.9m 

ポンプ吐出量  1m3/min 
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での時間を測定して求めた． 

流量Qout(m3/s)は，小段排水路右端流出口にて，容器

（縦32cm×横42cm×深さ21.5cm）に水を貯め，その

ときの体積から流量を算出した． 

また，降雨量の算出は，以下の手順で行った． 

式(2)に示すように降雨量R(mm/hr)は流量Qoutを降

雨時の水平面積Aで除して算出した． 

    )/(106.3 6 hrmm
A

Q
R out 　　×=

 
 (2) 

法長L (m) ，傾斜角θのモデル法面としたときの法

幅B(m)の水平面積Aは次式になる． 

       BLA ⋅⋅= θcos        (3) 

 

3.実験結果 

3.1 降雨実験 

 降雨実験は，降雨量を100mm/hr，降雨時間を3時間

とする．不織布フィルターA，Bを法面に設置して降雨

実験を行った．また，比較として裸地（フィルターな

し）のケースを実施した． 

本実験では，降雨開始から時間経過による法面に設

置した不織布フィルターの性能を評価した． 

図-9に降雨時間と濁度の関係を示した．図-9より，

フィルターAは，降雨開始から30分までは濁度が

200ppmを超えているものの，降雨終了時の濁度は

83ppmまで低下した．フィルターBは，降雨開始から濁

度が200ppmを下回り，降雨終了まで，この値を超える

ことはなかった．一方，裸地の場合は，降雨終了まで

200ppmを下回らず，濁度の改善が見られなかった． 

また，図-10に降雨時間とSSの関係を示した．フィ

ルターAは，降雨時間経過とともに法面の細粒分だけ

が流されてしまい，その結果として降雨開始から 30

分後にはSS量が雨水排出SS量の許容値200mg/lを下

回った．フィルターBは，濁度と同様に降雨開始から

A B

法面

P

沈砂池

水源

P エンジン式水中ポンプ

ホース

縦排水路

75φ

1㎥/分の流水
小段10ｍ

 
図-6 試験概略図 

 

プラ舟（924×610×200mm）

ホース（3インチ）

越流させる

 
図-7 上流側貯水槽概略図 

 

START

No

Yes

No

Yes

END

機材の設置

流水前の小段面の確認

流入量を増やす

法肩を越流しない限

界流量かどうか？

一定流量で流す

法面から漏水

したかどうか？

実験終了

実験終了後の小段面および土捨場盛土の確認

流水実験開始

 

図-8 流水実験のフローチャート 

 
図-5 小段排水路断面図 
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SS量が200mg/lを下回り，降雨終了まで，この値を上回

ることはなかった．一方，裸地の場合は，降雨開始直後

からSS量が2267mg/lと高い値を示し，降雨開始から120

分後まで200mg/lを超えていたが，それ以後は，下回っ

た．これは，雨滴侵食による表層土の土粒子が流れ出た

ためSS値が低下したと考えられる． 

降雨開始前および終了後の表層土の地形形状をレーザ

ー距離計で計測した．計測した降雨前後の地形形状から

降雨の影響で流出した土砂体積を求める．この体積を図

-3の地中層の体積で除したものを侵食率と定義した．図

-11に降雨開始から3時間後の侵食率を示した．フィル

ターAおよびフィルターBでは，侵食率に大きな差が見ら

れなかったが，裸地の場合の12分の1程度の侵食率であ

った． 

3.2 不織布フィルターの排水機能評価 

3.1の実験結果から，フィルターBは降雨開始から3

時間の法面の雨滴侵食が少なく，濁度およびSS量の排出

が最も少ないため，フィルターAより雨滴侵食防止や表

層流排出能力が高いと考えられる．さらに，沖縄の雨は，

雨滴衝撃力も強く集中豪雨型であるために，衝撃力を緩

和するには相応な厚みと弾性が必要であることからもフ

ィルターAより厚みのあるフィルターBが本節での実験

に適していると考えられる．そこで本節では，フィルタ

ーBを用いた排水機能評価を小段用排水路で実施した．

なお，本施工で用いた保護ネットは，経緯直交型ネット

（ポリプロピレン製）の押さえ効果で流速に対する抵抗

力を有するものを使用した． 

流水実験前に小段排水路内の状況を確認した後，流水

実験を開始した．まず，エンジン式ポンプを一台動かし

小段排水路から水があふれていないか確認を行った． 1

分間当たりの流量は483L/min，流速は0.4m/sであった． 

つぎに，流量483L/minを30分間流しても小段排水路に影響がないことから二台目のポンプを稼働させた．

写真-2のように小段排水路から水があふれる限界に達したため，このときの流量を一定にして流し続けた．

1分間当たりの流量は966L/minであり，流速は0.5m/s，最大水路幅148cmであった． 

さらに，土捨場小段に流水流量966L/minを2時間30分間流し続けた（写真-3参照）．実験中に前日まで

の降雨の影響もあり(写真-4(a)参照)，法面より水がしみ出てきたため実験を終了した（写真-4(b)参照）． 

 

4.まとめ 

 各種不織布フィルターの厚さ等および降雨時侵食防止効果の関係についての検討に加え，不織布フィルタ

ーの排水機能評価を沖縄県億首ダム土捨場 1号小段排水路で実施した．これらにより得られた知見について

以下にまとめる．  

0
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濁
度

（
pp

m
）
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裸地

 
図-9 降雨時間と濁度の関係(100mm/hr)  
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降雨時間（分）

フィルターA
フィルターB
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排出SS許容値

SS=200mg/l

 
図-10 降雨時間とSSの関係(100mm/hr) 
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図-11 降雨開始から3時間後の侵食率 
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(1) 降雨実験 

 降雨実験で，フィルターAおよびBは雨滴侵食をほ

とんど受けていないのに対して裸地は表層土が侵食さ

れていた．表層流水の排水機能としては，濁度および

SS量の流出が少ないフィルターBの排水能力が優れて

いると考えられる．これはフィルターAよりBの方が

不織布の厚みが大きいためと考えられる． 

(2) 不織布フィルターの排水機能評価 

1分間あたり966L/minの流水を小段排水路に流した

ときの小段水路内の最大水深は10cm，最大水路幅148 

cm（写真-2参照），流速は50cm/sであった．これは想

定降雨量約214mm/hr（法面長10.3m，法面幅30mの場

合）に相当する．小段用不織布フィルターの耐久性能

は降雨量214mm/hr程度まであると言える．  

 透水性が低い土質では不織布フィルターの排水能力

が十分に機能することを実証できた．一方，透水性が

高い土質条件の適応範囲については今後の検討課題で

あり，場合によってはさらに透水係数の低い不織布フ

ィルターを検討していきたい． 
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水域幅148cm

流れ方向

 

写真-2 限界水位  

 

流れ方向

小段排水路  

写真-3 流水状況 

 

小段排水路  

(a) 試験前の状態（前日撮影） 

 

(b) 法面内部より浸透水が浸み出している状況 

写真-4 法面からの漏水 

14



島尻層泥岩の盛土材料としての利用方法について

ヒロセ株式会社　○佐原　邦朋

株式会社中央土木コンサルタント　　今田　尊徳

琉球大学　　　原　久夫

１、 はじめに

　島尻層群は第三紀中新世から鮮新世にか

けての海成堆積物であり、沖縄本島の中南

部地域に分布し、上位より新里層、与那原

層、那覇層に区分される。

　島尻層泥岩（島尻泥岩：くちゃ）は、大

気にさらされたり自由水と接触すると、ス

レーキングによる粘土化、吸水膨張を伴う

強度低下を起こす。１ ）そのため、土工事に

おける盛土材料としては取り扱いが難しく、

垂直な壁面を有する補強土壁工法において

は、その使用が避けられてきた。

　しかし近年は、環境面・コスト面から建

設発生土を有効利用することが求められて

おり、島尻泥岩も高盛土や補強土壁用盛土

材料としての活用が望まれるが、有効な設

計・施工方法が明確にされていなかった。

　そこで今回、与那原層に当たる島尻泥岩

を採取し、その特性を把握するとともに盛

土材料として活用するための方策を検討し

た。

２、 試験の概要

　今回試験した島尻泥岩は、沖縄本島南部の八重瀬

町伊覇地区で掘削した直後の、未風化岩塊状の土質

材料である。（写真－１）

　バックホーで掘削した岩塊の寸法は、20cm～

50cm 程度の大きさがある。そのままでは土質試験

ができないため、37.5mm アンダーに試料を小割り

調整した。

　試験は岩塊状態のものを現地で破砕した状態を想

定して行った。この小割りした粒度は、移動式破砕

プラントで破砕した粒度と同等である事が確認でき

ている。（図－１）

　原土の特性を把握した後に、そのままでは盛土材

料として使用できない場合には、せん断抵抗角の改

善とスレーキング対策として固化材を添加するなど

の方策を検討した。さらに、固化材の選定、添加量、

添加後の安定性を検討した。

写真－１　試料採取した岩塊の状態

図－１　室内調整土と破砕プラントの粒度比較

３、 原土の試験結果

　原土の土質試験結果を表－１に示す。

　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） スレーキング後の細粒分（シルト分、粘土

分）の含有量は、99.4％で土質分類は、「粘

土」である。

ロ） 粒度調整した礫状態で、突固めて作製した

供試体の三軸圧縮試験（不飽和状態 CU）
により、せん断抵抗角は　φ＝24.1°（＜

30°）、粘着力C＝48.8kN／㎡である。

ハ） 液性限界ｗLは、58.6％（＞50％）である。

ニ） スレーキング率は 100％である。

20cm

破砕プラント

室内調整土

突固め後
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　以上の結果をみると、水の影響を考慮しない三

軸圧縮試験でも、せん断抵抗角は 25°に未たず、

スレーキングした場合にはさらにその値は低下す

る。また、粘性土としての盛土材料の評価として

も、液性限界が 50％を超えている事から、締固め

に注意が必要な粘性土と考えられる。よって、そ

のままでは盛土材料としての使用には問題がある。

特にスレーキングについては、1 回目の乾燥後の

水浸で 1時間後には泥状化する状態が確認された。

（写真－２）したがって、島尻泥岩を補強土壁工

法の盛土材料として使用する場合には、せん断抵

抗角の改善とスレーキング対策が必要となる。

しかし、破砕率は 75.1％と比較的高い値が確認

されたことから、事前に十分破砕することでスレ

ーキングによる沈下量を抑える効果は期待できる。

（図－２）

４、 土質改良処理対策の検討

　高盛土や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にで

きるものが適している。特に帯鋼の補強材を使用す

るテールアルメ工法は、補強材と盛土材が相互の摩

擦力によって、一体化しているフレキシブルな構造

であるため、盛土材料のせん断抵抗角はφ=30°以

上確保する事が望ましい。しかし、島尻泥岩の特性

把握試験の結果、せん断抗角はφ=30°以下である

ためせん断抵抗角を上げるために固化材で土質改

良を行う方法を検討した。さらに、固化材によって

スレーキングを抑制する効果も期待できた。

　固化材を混合する際の方法として、

①岩塊を破砕した状態に添加する方法

②破砕した礫状土では長期的なスレーキングが懸念さ

れるため、加水して泥状化した後に固化材を添加する

方法　の２通りが考えられる。

　しかし、実施工においては泥状化の作業手間、加

水管理手間および作業効率の低下などを考慮すると

①の方法が現場に適していると判断した。

　ところが、①の方法では固化材を添加混合しても礫

の周囲に付着する状態で、礫の内部まで改良できずに

長期的にスレーキングが発生する事が懸念される。

　そこで、同様に固化材を添加した供試体を作製

し、乾湿を５ｻｲｸﾙ繰返した後の三軸圧縮試験を行

い、その確認を行った。

　試験の方法は、供試体作製後７日間養生した

後、図－３の要領で乾湿繰返しを 5 ｻｲｸﾙ実

表－１　島尻層泥岩の土質試験結果

写真－２　スレーキング試験の状態

図－2　ぜい弱岩材料の圧縮性分類図２）

今回試料

水浸前 1時間後
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施する。供試体の上部には、最上段補強材の土

被り厚２ｍ程度の重量に相当する荷重を載荷した。

乾湿繰返し後、三軸圧縮試験を行い強度の保持状

態を確認した。固化材は六価クロム溶出の心配の

ない沖縄県産品である無機系固化材（ソニックソ

イル）を使用した。

配合仕様は、以下の通りである。

・対象土：島尻泥岩 (19mmｱﾝﾀﾞｰ)

・固化材：無機系固化材

・添加率：5、7.5、10％ (湿泥当たり )
・養生　：7日
・確認試験：中型三軸圧縮試験

　(CU試験ρdmax×90%付近の密度に調整)

５、 土質改良処理試験の結果

固化材を添加することによって、試料重量比

6.3％の添加量でΦ＝30°を確保することができ

た。（表－2、図－4）
　しかし、乾湿繰り返し後の三軸圧縮試験結果は、

いずれの供試体もせん断抵抗角が 30°以下に低

下した。（表－3、図－4）低下はしたが、添加率

５％でもΦ＞25°以上は確保できている。これは、

固化材によってスレーキングがある程度抑制され

ているためと考えられる。せん断抵抗角と添加量

の相関は見られないが、粘着力項を併せたせん断

抵抗力τは、添加量に比例する。（図－5・6）圧

縮率も添加量の順に比例して少なく収まっている。

（表－3）したがって、固化材を添加することに

よって、スレーキングを抑制し、ある一定の強度

を保持できる効果が確認された。

　また、無機系の固化材を使用しているので、六

価クロムの溶出試験は行なう必要は無いが、ｐＨ

値の確認は行なった。その結果、ｐＨ値は３種の

添加率ともに 12.8と高い数値が確認された。

６、 試験結果の考察

岩塊を破砕した状態に固化材を添加することに

よって、せん断抵抗角を改善することができる。

しかし、長期的なスレーキングを考慮した乾湿繰

り返し試験によってせん断抵抗角は低下する。低

下するが原土以上のせん断抵抗角は保たれている。

したがって、固化材による土質改良処理を施せば、

せん断抵抗角を 25°とする設計が可能であると

考えられる。

図－３　乾湿繰返し試験概要図

表－2　改良土の三軸圧縮試験結果

表－３　乾湿繰り返し後の三軸圧縮試験結果

図－４　添加率とせん断抵抗角の関係

（乾湿繰返し前と後）

20.0

25.0

30.0

35.0

40.0

0 2.5 5 7.5 10 12.5 15

添加率（％）

せ
ん
断
抵

抗
角

Φ
（
°

）

改良土

乾湿繰返し後

6.3％

17



　また、高いアルカリ性は、亜鉛メッキ鋼材の耐

腐食性に悪影響を及ぼす。今回確認されたｐＨ値

は、亜鉛メッキ鋼材に対するｐＨの影響が無い範

囲５～12 を超えているため何らかの対策が必要

となる。

７、 対策の検討と施工方法の提案

１） 　スレーキングの防止には、降雨や地下水の

浸透を防ぐと共に、岩塊粒子の積極的な破砕

が必要である。破砕率試験結果においては比

較的破砕し易い傾向が見られたため、現場で

は重機による破砕を事前に出来るだけ行な

った後に、固化材の添加による土質改良処理

が有効と考えられる。本試験においては、室

内試験のための小割り破砕と移動式破砕プ

ラントによる破砕が同等である事が確認で

きている。しかし、40mmアンダー程度の破

砕では固化材の反応が十分ではなく、長期的

な強度保持、安定性への懸念が残る。さらに

反応不足が高アルカリ性にもつながってい

ると考えられる。そのため、出来るだけ事前

に破砕させるためには、自走式プラントによ

る破砕（40mmアンダーまで）と、さらに重

機走行による圧縮破砕（破砕率 75.1％、

9.5mmふるい通過率）の後の土質改良処理が

望まれる。

２） 　摩擦系補強土壁に対する構造安定性確保

のためには、サンドイッチ工法の採用も考え

られる。（図－７）補強材の周囲に良質土を

使用することで、摩擦性能を確保できる。さ

らに固化処理した土質が高アルカリ性の問

題にも対策となる。ただし、締め固め転圧回

数が増加するため、施工手間が増えて経済

性・施工性の面で難がある。しかし、確実な

構造安定性が期待できる。

３） 　高アルカリ性の問題については、今回使用

した固化材の原料である石灰の配合を見直

すことで pＨ値の低下が確認できている。し

かし、その際の添加量とせん断強度改善の相

関については再度確認が必要である。

図－５　添加率とせん断抵抗力τの関係

図－６　乾湿繰返し後のせん断抵抗力τ´

図－７　サンドイッチ式摩擦効果の改善方法３）
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８、 今後の課題

（１） 試験室の結果と現場の整合性を確認する

ための試験施工が必要である。

（２） 改良処理土と補強材の摩擦抵抗確認が必

要である。そのためには、現場試験施工に

よる補強材引抜き試験を行なう。または、

引抜き試験箱による室内試験によって確

認する。

（３） 掘削した岩塊状態の島尻泥岩を直ぐに盛

土材として流用する場合には今回の試験

結果が参考になる。しかし、ある程度の期

間仮置きしたり、降雨の影響を受けたりし

た場合には、違う状態での土質改良処理を

検討しなければならない。

（４） 含水状態の違いによって、土質の状態が違

ってくるため、含水比に応じた管理が必要

となる。

　上記のように、試験室と現場の整合が難しく、

さらには、岩の風化の度合いによる違いもあるた

め、実施工に当たっては入念な施工計画と施工管

理方法の検討が必要になる。

　また、補強土壁の設計においては、せん断抵抗

角のみを評価した設計手法になるため、土質改良

処理後に発生する粘着力項が抵抗力として反映さ

れない。これまでは、粘着力項は安全側の担保と

して考えられてきたが、合理的な設計を行うため

の粘着力項を評価する方法の検討も今後の課題で

ある。

　実施した試験内容と今後の課題についてフロー

を（図－8）に示す。破線部が未実施を表し、現

場に関する確認事項と課題である。

　最後に、本試験を実施するに当たってご協力い

ただきました株式会社ティーオーシーの山里様に

感謝申し上げます。
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1.	
 はじめに	
 
	
 

沖縄本島の中南部には，琉球石灰岩層が分

布し，層内には多くの自然空洞が存在してい

る．近年，都市化に伴う開発や遺跡保存の面

から，これらの自然空洞に対する安定性の評

価が問題となっている.1),  2) 
本研究は，浅所空洞の安定性を評価するこ

とを目的とし，空洞上部の自重および外荷重

を考慮した空洞の安定性を評価するため，岩

盤分類に基づく空洞周辺岩盤の物性値の推定

法，浅所空洞の経験的安定性解析手法および

空洞上部の各種載荷条件を考慮した浅所空洞

モデルによる解析手法を示す．つぎに，空洞

安定性評価法の適用例として，納骨堂拡張が

予定されているひめゆり壕について各手法に

よる安定性の評価を行い，2 次元 FEM 解析結

果とともに解析結果の比較検討を行う． 
	
 

2.	
 空洞周辺地盤の岩盤物性値の推定	
 

 
本節では，浅所空洞の安定解析に必要な岩

盤物性値の推定について示す． 
(1)岩盤分類による岩盤物性値の評価	
 

	
 図-1に,RMRによる岩盤分類法に基づいて岩
盤の物性値を定める方法を示す．最初に，ボー

リングコアによる岩盤分類を行い，RMR値を求
める．つぎに，岩盤物性値を算定するため,求

めたRMR値と母岩を構成する岩石の物性値を用
いて，提案するRMR値と無次元化岩盤物性値の
関係から，岩盤物性値を算定する．	
 

Aydanらは，岩盤の無次元化された岩盤物性
値と岩盤評価点RMRとの関係を総合的に評価
できる次のような経験式2), 4), 5), 6)を提案している．	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 

( )0 0 100 (100 )
RMRm

RMR RMRi

φ α α αφ β= − − + −
	
 	
 	
 (1)	
 

ここで，ϕmおよび iϕ は，それぞれ，各種の 

 
	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

 
 
 
力学特性 α0  α100  β  
弾性係数     E  0.0 1.0 6 
Poisson比    ν  2.5 1.0 0.3 
圧縮強度     σ c  0.0 1.0 6 
引張り強度 σ t  0.0 1.0 6 
摩擦係数     µ  0.3 1.0 1.0 

	
 

	
 

岩盤物性および岩石物性値を示す． 0α とα100は, 
RMR=0とRMR =100に該当する各物性に対応す 
るα の値である．また， β は，実験データに

対する上記の関数の最小化から決定される定

数である．一例として，図-2に示した琉球石

図-1  岩盤分類に基づく岩盤物性値の評価法 

表-1	
 琉球石灰岩岩盤の各物性値の評価に関する式

(1)の定数α0 ,α100 , β の値	
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灰岩層の無次元化弾性係数および一軸圧縮強

度とRMRの関係について,式(1)の経験式におけ
る各パラメータ、 0α ,α100 , β を定めると，表-1
のようになる．なお，ポアソン比,引張強度お
よび摩擦係数の各物性値に対するパラメータ

の値は，図-2に示した弾性係数,一軸圧縮強度
に対する算定と同様に，各実験データとRMR
の関係を求めて決定される．琉球石灰岩層の

岩盤としての各物性値は,表-1で該当する物性

値に対するパラメータの値と,対象となる岩盤
のRMR及び岩盤を構成する岩石の物性値を式
(1)に代入することにより算定することができ

る．	
 

	
 

3.	
 浅所空洞の安定解析手法	
 

 
本節では，算定された岩盤物性値を用いた

浅所空洞の経験的手法および解析解による安

定性評価について示す．	
 

(1)	
 	
 経験的手法による安定性評価	
 

著者らは，表-2に示すように空洞の安定性

を表す4段階の区分を定め3), 5)，琉球諸島に分布

する自然空洞や鍾乳洞の調査結果に基づいて，

岩盤のRMR値と空洞スパンとの関係に，安定
性区分の重ね合わせを行った．図-3に，空洞

の調査結果と安定性の区分の重ね合わせを示

す．図-3には，岩盤のRMR値と空洞スパンを
プッロトし，さらに安定状態の区分を別記号

で区別し示した．この調査結果に，安定性の4
区分を重ね合わせた．各領域の境界は，直線

で近似している．また，各領域の境界をべき

関数で近似した場合も示す．図-3を用いるこ

とにより，琉球石灰岩空洞の大まかな安定性

評価が可能である．	
  
(2)	
 解析解による安定性評価	
 

(a)梁の曲げ理論およびアーチ理論による解析	
 

つぎに，著者らは，浅所空洞上部の安定性を

評価するため，構造力学における梁の曲げ理

論およびアーチ理論を適用し，空洞上部の安

定性を評価する手法 3)を提案している．図-4

に示すように,自然空洞の天端を支えている岩

盤層を，両端固定梁およびアーチ構造として

モデル化する．両端固定梁の場合は，アバッ

トの上部に最大引張応力が発生し，アバット

上部に発生する引張り応力が岩盤引張強度に

達すると空洞が崩壊すると考えれば,自立空洞

幅が以下のように導かれる．	
 

まず，分布荷重を受ける両端固定梁のつり

あい式は，次のように表される．	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 
	
 

区分	
 空洞の状態	
 図示	
 

Ⅰ 局所・全体的に安定である．	
 

	
 

Ⅱ	
 

局所的に天端からブロックの

落下や側壁からブロックのす

べりなどが発生する．しか

し，空洞は全体的に安定であ

る．	
 

	
 

Ⅲ	
 

	
 

局所的に発生するブロックの

落下や，すべりによる崩壊領

域が大きく，崩壊領域の高さ

が空洞幅より大きい．また，

長期的には，崩壊に至る可能

性が大きい．	
 

	
 

Ⅳ	
 
空洞は不安定で，空洞上部が

陥没している．	
 

	
 

	
 

表-2	
 空洞の安定性を表す 4段階区分と状態の図示	
 
 

(a)	
 弾性係数	
 

(b)	
 一軸圧縮強度	
 

図-2	
 無次元化変形係数と一軸圧縮強度に対する	
 

経験式と実測値の比較	
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( ) 0A B r sV V V q q L∑ = + − + = 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 (1.a) 
2

( ) ( ) 0
2A A B r s B
LM M M q q V L∑ = − + + − = 	
 (1.b)	
 

式(1)における未知量の数はつりあい式より多

いため、問題が不静定の問題となり,梁の変位

より未知量を求めることが必要となる．図-5

における任意な位置(左の部分)についてマコー

リ・ブラケットを適用すると，次式のように表

される.	
 
2

1
( )

2

n

A A r s i i
i

xM M V x q q F x a
=

= + − + − −∑  (2) 

梁のたわみは，次式で与えられる．	
 
2

2

d u M
dx EI

= − 	
 	
 (3)	
 

式(2)を式(3)に代入し,積分すると次式が求め

られる．	
 

( )
2 3 4

3

1

1 1
2 6 24 6

n

A A r s i i
i

x x xu M V q q F x a
EI =

⎛ ⎞
= + − + − −⎜ ⎟

⎝ ⎠
∑ 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 

1 2C x C+ + (4)	
 
つぎの境界条件を利用すると	
 

0x = で	
 	
 	
 	
 0 ; 0duu
dx

= = 	
 (5.a)	
 

x L= で	
 	
 	
 	
 0 ; 0duu
dx

= = 	
 (5.b)	
 

Aおよび B点における鉛直応力と曲げモーメン
トは,次のように得られる．	
 

( ) ( )
34

1 23
1

12 1
24 4

n

A r s i i
i

LV q q F L a C L C
L =

⎛ ⎞
= + + − + +⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠

∑  (6.a)	
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1

n

B A r s i
i

V V q q L F
=

= − + + +∑ 	
 (6.b)	
 

( ) ( )
2

2

12 6 2

n
i

A A r s i
i

FL LM V q q L a
L=

= − + + + −∑ (6.c)

( )
2

12

n

B A B r s i i
i

LM M V L q q Fa
=

= − + + +∑ 	
 	
 	
 (6.d)

上記の式(2)と式(5)を利用すると,任意の断面任
意の断面における曲げ応力を次式から求めるこ

とができる． 

x
M y
I

σ = 	
 	
 (7) 

ここに，	
 
3

12
rt hI ⋅=  	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 (8) 

引張り応力が岩盤引張強度に達すると崩壊する

とし，集中荷重が梁の中心のみに作用する場合，

自立空洞幅は次式で与えられる． 

( ) 224
3 2

r r r rr
t

r

h hh LF
L h

γ γ
σ
⎛ ⎞+ ⎛ ⎞⎜ ⎟= − ⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠⎝ ⎠
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(a)	
 	
 直線近似	
 

図-3	
 空洞調査結果に基づく空洞の安定性区分	
 

図-4  空洞天端のモデル化 

(a)	
 両端固定梁モデル 

(b)	
 アーチ構造モデル 

(b)	
 	
 べき関数近似	
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集中荷重が作用しない場合，自立空洞幅は次

式で与えられる． 

( )
t

r r r s s

L
h h h

σβ
γ γ

=
+

 	
 (10)	
 

ここで, 2β = である．	
 

 
つぎに，アーチ構造の全体のつりあい式は,	
 

次のように表される．	
 

0A B rV V V q L∑ = + − = 	
 	
 (1a) 

( ) 0
2r BA
LM q L V L∑ = − = 	
 (1b)	
 

; ;
2 2B r A r r r
L LV q V q q hγ= = = 	
 (2)	
 

ここで,	
 	
 	
 L 	
 :	
 空洞幅	
 ， h	
 :	
 天端厚さ，	
 
rγ 	
 :	
 岩盤の単位体積重量	
 

アーチを３点ヒンジとしてモデル化した場合左

半分に対するつりあい式は,	
 

( )

2

0
2 4 8
r r

C r rA
c

q L q LLM H y y
H

∑ = − = → = (3a)	
 

0A C A CH H H H H∑ = − = → = (3b)

( )
0

;
t

C cH y dy t h lσ= = −∫      (4)	
 

アーチ内の圧縮応力は三角分布をしていると仮

定した場合，	
 

( )
2c c c

y ty H
t

σ σ σ= → = 	
 (5)	
 

式(3a),(4)および(5)より下記のような関係式

を導くことができる．	
 

( )( )
232 0

4 4
r

c c
c

q Lh l h lφ
σ

= + − − = 	
 (6)	
 

式(6)から，自立空洞幅は，次式で与えられる．	
 

0cl = の場合	
 

4 ; ;
3 3

c
r

r

L hy t h
h q

σ= = = 	
 (7)	
 

式(6)を cl に対して最小化した場合	
 

1 3 3; ;
4 2 2 4

c
c r

r

L hl h y t h
h q

σ= → = = = 	
 (8)	
 

図-7は，図-3に示した調査空洞の RMR値と
空洞スパンのプロット値と，空洞上部の厚さ

� 

hr = 2m, 4m, 6mに対する曲げ理論とアーチ理論
による限界スパンの解析値の比較が示されてい

る．調査空洞上部の厚さ，RMR 値および空洞
スパンが得られれば調査空洞の解析解による安

定性評価が可能である．また，図-7より，岩盤

の RMR値が 30 以下の場合には，曲げ理論およ
びアーチ理論による空洞上部の安定性の評価が

困難であることを示している．また，曲げ理論	
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図-7	
 空洞調査結果と曲げ理論およびアーチ

理論による空洞上部崩壊の限界スパン

の比較	
 

	
 

図-5	
 両端固定梁の力学モデル 

図-6	
 アーチ構造の力学モデル 
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による空洞上部の安定性の評価は，局所的評

価であるのに対し，アーチ理論の安定性の評

価は，自然空洞の崩壊に対する限界スパンを

予測している． 
(b)	
 片持ち梁の曲げ理論による解析	
 

つぎに，空洞上部を片持ちばりとしてモデル

化している．この場合の力学モデルを図-8に示

す．この力学モデルで考慮される荷重は,岩盤
の自重および地震力である．これらの荷重が片

持ち梁に作用すると仮定すると，曲げ理論より

以下の式が導かれれる． 
片持ち梁の任意の位置 xにおける厚さは,つ

ぎのように与えられる．	
 

( )1 1b
xh h
L

α⎛ ⎞= − −⎜ ⎟⎝ ⎠
	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 (1)	
 	
 

位置 ,b sh h におけるせん断力は，次式で与えら
れる．	
 

( )0 (1 ) 1 1
2v b
xQ V k h x
L

γ α⎛ ⎞= − + − −⎜ ⎟⎝ ⎠
	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 (2)	
 

位置 xにおける曲げモーメントは，つぎのよう
に与えられる．	
 

( ) ( )2
0 0

11 1
2 6v b

xM M V x k h x
L

γ α⎛ ⎞= + − + − −⎜ ⎟⎝ ⎠
  (3) 

式(3)のモーメントに対する梁の上縁における

曲げ応力は,次式で与えられる．	
 	
 

2

1 6
2h b

Mk h L
h

ασ γ +⎛ ⎞= +⎜ ⎟⎝ ⎠
	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 	
 (4) 

ここに，	
 

( ) ( )
0

1
, 1 1

2
s

v b
b

h V k h L
h

α
α γ

⎛ − ⎞
= = + −⎜ ⎟

⎝ ⎠
	
 	
 	
 	
 (5)	
 

( ) ( )2
0

111
2 3v bM k h L

α
γ

⎛ − ⎞
= − + − ⎜ ⎟

⎝ ⎠
	
 	
 	
 	
 	
 	
 (6)	
 

空洞の曲げ破壊は,この曲げ応力が岩盤の引張

強度を超えると発生すると考える．ここで，

, ,b sh h γ および Lは，それぞれ,片持ち梁の固定
端及び自由端における厚さ,梁の自重及びスパ

ン(浸食深さ)を表す．また、 ,h vk k は、それぞ
れ,地震時の水平震度係数および鉛直震度係数

を表す．	
 	
 

	
 

４．実空洞への適用	
 

	
 

実空洞の安定性評価の適用例として,納骨堂

拡張計画が進められているひめゆり壕(図-9)

の安定性を検討する．ここでは，空洞の安定

性評価を行うため，経験的手法，理論解析お

よび2次元FEM解析を用いて空洞の安定性を評	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

価する．	
 	
 

(1)	
 空洞周辺地盤の地質と岩盤分類	
 

図-10に過去に実施されたひめゆりの塔直下の

空洞地質調査の結果を示す．空洞周辺の地盤

は，上層に琉球石灰岩層，下層に島尻層群泥

岩層から構成され，上部の石灰岩層（LS）に
は，層理面や亀裂が広く存在している．下層

の琉球石灰岩層（LSG）は，上層よりも薄く，
縦亀裂が密に分布している． また，上部の石

図-9	
 ひめゆりの塔（沖縄県糸満市）	
 

空洞	
 

ひめゆりの塔 

図-10	
 空洞代表断面における地質図	
 

図-8	
 空洞の力学モデル 

(a)実際の空洞 (b)片持ち梁モデル (ｃ)力学モデル 
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灰岩よりも空隙が多い．下層部には，島尻層

泥岩が分布している．空洞は，正断層と断層

に沿う石灰岩の溶解によって形成されたと思

われる．	
 

過去の地質調査において，空洞周辺で 13 ヵ

所のボーリングが行われている．最近再調査

が実施され，4 ヵ所のボーリングが追加され

た．この 4 ヵ所のボーリングから得られたコ

アを用いて，RMR による岩盤分類を行った．
岩盤分類によって得られた各ボーリングコア

の深さ方向に対する RMR 値の分布を，図-11
に示す．２つの石灰岩層の RMR 値は，表層
部を除き全体的に 50 を越える傾向を示してい

る．	
 

琉球石灰岩の材料特性を求めるため，ボー

リングコアから成形した供試体を用いて，物

理試験および一軸・三軸圧縮試験を実施した．

これらの試験から得られた琉球石灰岩のイン

タクト岩としての物理，力学的特性を表-3に

示す．これらの材料物性値は，構成する岩盤

の力学的特性を評価するために参照される． 
表-3に示す岩石物性値および表-1に示す定数

を用いて対応する琉球石灰岩岩盤の各物性値

を算定した．琉球石灰岩の岩盤としての物性

値を表-4に示す．岩盤の摩擦角

� 

φは，新城ら7)

によって報告された破砕された石灰岩の摩擦

角に基づいて定めている．	
 

(2)	
 経験的手法による安定性評価	
 

図-12	
 に，着目しているひめゆり壕（空洞）

および隣接した陥没空洞の調査結果を，経験的

手法に基づく空洞の安定性区分に重ねて示す．

図中の実際に崩壊しているひめゆり壕を示すプ

ロットが不安定領域に含まれていることから評

価手法と実測結果が対応していることが示され	
 

ている． 
(3)	
 解析解による安定性評価	
 

(a)曲げ理論とアーチ理論による安定性評価	
 

図-13に，ひめゆり壕および隣接した陥没空

洞の調査結果を，梁の曲げ理論およびアーチ理

論による空洞上部崩壊の限界スパンの比較に重

ねて示す．図-13より、ひめゆり壕は天端の高

さの減少およびスパンの拡大に伴って，アーチ

ング作用よる圧縮応力の強度破壊により全体崩

壊に至ったものと推測できる．	
 

(b)片持ち梁の曲げ理論による安定性評価	
 

片持ち梁の曲げ理論による空洞の安定性を検

討するため，図-14に示す解析モデルを設定し

た．載荷条件は，岩盤の自重のみの場合，現在

の塔荷重状態および納骨堂拡張による荷重状態

の3ケースを考慮する（表-5）．図-14に示すよ	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

層 
γ t  
kN/m3

 

Ei  
GPa

 

ν  
 

ci
MPa

 

φ  
()  

σ t  
MPa
 

LS 22.1 13.5 0.20 6.6 55 1.50 

LSG 22.1 8.10 0.30 4.6 50 1.00 

TM 20.0 1.09 0.25 0.7 30 0.50 

 
 
 
 

層 
γ t  
kN/m3

 

Ei  
GPa

 

ν  
 

ci
MPa

 

φ  
()  

σ t  
MPa
 

LS 22.1 4.90 0.22 1.3 40 0.92 

LSG 22.1 2.70 0.30 0.92 32 0.43 

TM 20.0 0.15 0.27 0.10 26 0.07 
	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

表-3	
 琉球石灰岩の物理，力学的特性	
 

 

表-4	
 琉球石灰岩岩盤の物理，力学的特性	
 

 

図-12	
 経験的手法による安定性評価 

図-11	
 空洞周辺ボーリングコアから評価さ

れた深さ方向の RMR値の分布	
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うに，塔直下の岩盤自重と塔，納骨堂の荷重

は，片持ちばりに分布荷重として載荷する．

各載荷条件下で算定された片持ちばりの曲げ

応力の分布を図-15に示す．表-4に示したよう

に ， 推 定 し た 岩 盤 の 引 張 り 強 度 は ，

� 

σ ta = 0.92  MPaであるので，現在の塔荷重およ
び納骨堂拡張時の曲げ応力は，岩盤の引張り

応力よりも小さいことを示している．図中の

片持ちばり断面減少による応力分布の算定は，

空洞内の再調査時に岩盤の一部に不連続岩塊

が認められ，その岩塊が片持ち構造として寄

与しないと考え，片持ちばりの断面減少の条

件と拡張時の荷重条件で応力を算定した．こ

の片持ちばり断面減少による固定端の応力は，

� 

σ t = 0.991 MPaとなり，納骨堂拡張時には，岩
盤の引張り強度より大きくなることが示され，

岩盤の亀裂発生が予想される．	
 

(4)	
 ２次元FEM解析による安定性評価	
 	
 

片持ちばりによる解析モデルで考慮した空洞

の同一断面で，周辺岩盤を弾性体と仮定した2
次元FEM解析を行った．解析を行った2次元
FEM解析のメッシュ図を図-16に示す．解析に
用いた材料特性は，表-5に示した物理，力学

特性を用いた．図-17に，納骨堂拡張による載

荷重増加時の解析断面における主応力分布を

示す．空洞オーバーハング上部に，引張り応

力の大きい領域が認められる．引張り応力の

最大値は，

� 

σ t = 0.770  MPaである．岩盤の引張
り強度が

� 

σ ta = 0.92  MPaと推定されるので，引
張り亀裂を発生させる応力レベルに近いこと

がわかる．表-6に，片持ちばり解析と2次元
FEM解析によって算定された片持ちばり固定
端上部における最大引張り応力の比較を示す．

FEM解析よって算定された引張り応力の値は，
片持ちばりの曲げ理論から求めた引張り応力

の値よりも小さく評価されている．これは，

曲げ理論で考慮している応力評価点とFEM解
析における応力評価点の位置が異なることと，

片持ちばりモデルにおける固定端の仮定とFEM

モデルにおける同位置での条件が異なること

によると思われる．すなわち，片持ちばりの

曲げ理論による応力評価は，FEM解析による応

力に比べて，安全側に評価されている．	
 

	
 

5.	
 結論 
 
本研究は，浅所空洞に対する安定性の評価

を目的とし，岩盤分類に基づく岩盤物性値の

推定および浅所空洞の安定解析手法を示し，	
 	
 
	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

 
 
 
 
 
 
 

現	
 在 納骨堂増設時 

荷重 
(kN)  

分布荷重 
(kPa) 

荷重 
(kN)  

分布荷重 
(kPa) 

96 5 293 15 
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表-5	
 解析で考慮する載荷条件	
 

 

図-13	
 解析解による安定性評価 

図-14	
 ひめゆり壕の解析モデル	
 

	
 

図-15	
 各載荷条件における片持ちばりの曲げ応力分布	
 

岩盤自重 

現在 
 

納骨堂増設時 
 

片持ち部断面減少 
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実空洞への適用を行い安定性評価を行った．

得られた結果を要約する． 
1) 著者らが提案した空洞の安定性を表す4段
階区分と琉球諸島に分布する岩盤のRMR値と
空洞スパンとの関係を適用し，ひめゆり壕の

安定性評価を行った．実空洞のRMR値と空洞
スパンの関係は，安定性区分で不安定な領域

であり，空洞は実際に崩壊している．これは，

提案する経験的手法によって空洞の大まかな

安定性評価が可能であることを示している． 
2) 梁の曲げ理論およびアーチ理論よる限界ス
パンの予測手法を適用し，調査空洞の上部の

厚さ，RMR値および空洞スパンを求めること
により，解析解による空洞の安定性評価が可

能であることを示した． 
3) 片持ち梁の曲げ理論から実空洞の固定端部
の引張り応力を算定し，2次元FEM解析によっ
て算定さ  
れた引張り応力と比較を行った．2次元FEM解
析によって算定された引張り応力は，各載荷

条件において曲げ理論から求めた引張り応力

よりも小さいことが示された．これは，モデ

ルの幾何学的条件および応力評価点の差異に

よると思われる．	
 
	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

	
 

 
 
 
 
 
 
 

 
 
 

載荷条件 
解析

法 
最大引張応力 

(MPa) 
最大圧縮応

力 (MPa) 
 
塔設置前 
（岩盤自重） 

FEM 0.557 －1.363 

理論 0.677  

 
現在 

FEM 0.631 －1.402 

理論 0.713  

 
納骨堂拡張時 

FEM 0.770 －1.478 

理論     0.991  
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INTRODUCTION

The mobilized friction angle associated with the first-time slides is an important factor in stability
analysis of slopes. In many cases, Φ may be lower than the intact peak strength. The shear
strength of soils of first time slides lie close to the undisturbed peak or close to or at the fully
softened strength, the latter being the case where fissures and discontinuities exist in the soil.
Release of lateral stresses followed by progressive failure would take such soils well past the
peak strength towards a softened state (Terzaghi, 1936) at which the reduced strength would be
numerically equal to the ‘peak’ strength of a normally consolidated soil. The use of peak strength
in stability analyses may overestimate the factor of safety, while the use of residual strength may
underestimate it. Except in a limited number of studies, researchers have not addressed the
manner how specific mineralogical compositions could be related to the fully softened shear
strength. More recently, Nakamura et al. (2010) proposed significant correlations between the
Platy Layer Silicate Mineral content and the residual strength of a wide range of landslide soils.
However, the influence of the PLSM on the fully softened shear strength has not been
investigated at all.

GENERAL GEOLOGICAL SETTING OF LANDSLIDES

Nine out of the fourteen landslides selected for this study had occurred in Japan (O’dokoro,
Hitamiwa, Yona, Nakanojo, Kamenose, Tyunjun, Tomori, Ikeda & Arakawa landslides), while
four had occurred in the People’s Republic of China (Miaowan, Yanmen, Xuechengzhen &
Erdoacha landslides) and one in Taiwan (Taiwan landslide). The samples from the landslides
that occurred in Japan represent pyroclastic, mudstone, shale, phyllytic and serpentinite bedrock
geologies. Those that were sampled from China mainly belonged to the loessic, shale and
phyllytic bedrock geologies. The landslide that had occurred in Taiwan constituted a phyllytic
bedrock geology.

MATERIALS AND METHODS

The soil samples were first air-dried in the laboratory and then ball milled to disintegrate the
aggregates and passed through the standard sub 425 μm sieve. The ball-milling technique is
assumed to cause no change to the predominantly clayey soil textures. Stark and Eid (1994)
reported using a mortar and pestle for the disintegration of the aggregates in the sandy samples to
prevent crushing of the sand particles. In the present study, too, caution was taken with the
samples which have sand percentages above 25%, in order to avoid the crushing of the fines in
the disintegration process prior to sieving. The soil samples were consolidated from slurry in the
shear box of the ring shear device from water contents above their respective liquid limits (Harris
and Watson, 1997). The grain size analysis was performed according to the standards set out by
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the Japanese Geotechnical Society (2010), which are in general agreement with the ASTM
standards. The grain size distribution was measured by ultrasonic wave vibration of a soil
suspension followed by sedimentation. Subsequently, the clay and silt fractions were siphoned and
separated and the sand fraction was separated by sieving. The mineralogical composition was
analyzed by X-ray diffraction described by Egashira et al. (2000).

RESULTS

A linear relationship derived from the correlation relationship between the total PLSM content and
the average Φfs measured at effective normal stresses above 150 kN/m2 can be found with a
coefficient of determination, R2, of 0.783. A correlation relationship between the PLSM content and
the average Φfs measured at effective normal stresses below 150 kN/m2 can be found with a
coefficient of determination, R2, of 0.632. A correlation relationship between the PLSM content and
the average Φfs measured in the effective normal stress range of 30kN/m2-400 kN/m2.can be found
with a coefficient of determination, R2, of 0.694. The PLSM content is presented as the total
percentage of smectite, vermiculite, chlorite and mica out of all mineral components.
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地すべり安定解析における回復強度の活用

琉球大学大学院農学研究科 ○江口 佑人

琉球大学農学部 中村 真也

琉球大学農学部協力研究員 木村 匠

１．まえがき

安定解析に回復強度を適用することができれば，より合理的な対策工の設計が可能にな

る。回復強度については，2 日間の再圧密時間の場合，シルト・砂分が多く石英，長石を

主要鉱物とする低塑性試料では回復が著しく，スメクタイト等の配向性粘土鉱物が多い高

塑性試料では回復がほとんど認められないとの報告がある（中村ら，2000）。一方，近年の

研究（Stark et al., 2005; Stark and Hussain, 2010）によれば，高塑性試料において再圧密時間

の増加とともに強度回復が大きくなるとの報告がなされ，回復強度と再圧密時間の関係に

ついての関心が高まっている。

本研究では，物理的性質を異にする地すべり土について，異なる再圧密時間を設定して

回復強度測定試験を行い，強度回復と再圧密時間の関係を調べた。また，回復強度を活用

した安定解析を試みた。

２．強度回復と再圧密時間の関係

試料は中国・廟湾地すべり，群馬・中之条地すべりからの採取土である。試料は風乾後，

425μm フルイを通過させ，試験に供した。回復強度測定にはリングせん断試験機（宜保，

1994）を使用した。スラリー状にした試料を有効垂直応力σn′＝100kN/m2 の下で正規圧

密し，大変位の排水せん断（定応力，変位速度 0.01mm/min）を行って完全軟化強度τsf お

よび残留強度τ r を求めた。その後，せん断を停止して所定の時間（2，4 および 14 日間）

再圧密し，再せん断を行って回復強度τ rc を求めた。

表－1 に各試料における完全軟化強度，残留強度，回復強度を整理した。再圧密時間 2，

4 および 14 日間におけるτ rc は，馬蘭黄土試料でそれぞれ 76.0kN/m2，75.0kN/m2，75.2kN/m2，

中之条試料で 28.7kN/m2，29.1kN/m2，29.0kN/m2 であった。今回検討した試料においては，

再圧密時間の違いによる強度回復への影響は認めらなかった。

３．回復強度を活用した地すべりの安定解析

3.1 すべり停止時の地下水位

表－2 は，中国・薛城鎮試料のリングせん断試験結果をクーロン則に基づいて整理した

ものである。完全軟化強度定数は csf ＝6.7kN/m2，φsf ＝30.1°で，cr ＝0 として得た残留

強度定数はφ r＝25.4°となった。有効垂直応力を大小二つに分けて残留強度を決定した場

合（中村ら，1999），σn′＝150kN/m2 以下で cr1＝4.1kN/m2，φ r1＝25.8°，σn′＝150kN/m2

以上で cr2＝0kN/m2，φ r2＝24.8°となった。通常の手法で得た残留強度と比較し，低い垂

直 応 力 レ ベ ル で 明 瞭 な 差 違 が み ら れ る 。 再 圧 密 2 日 間 に よ る 強 度 の 回 復 は ，

馬蘭黄土

中 之 条

試 料

完全軟化強度
τsf

残留強度
τr

(kN/m2)

71.0 67.1

回復強度 τrc(kN/m2)

2日間 4日間 14日間

76.0 75.0 75.2

60.3

(kN/m2)

27.4 28.7 29.1 29.0

表－1 各試料の完全軟化，残留および回復強度

馬蘭黄土

中 之 条

試 料

完全軟化強度
τsf

残留強度
τr

(kN/m2)

71.0 67.1

回復強度 τrc(kN/m2)

2日間 4日間 14日間

76.0 75.0 75.2

60.3

(kN/m2)

27.4 28.7 29.1 29.0

表－1 各試料の完全軟化，残留および回復強度
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σn′＝150kN/m2 以下の垂直応力レベルにおいて認められ，回復強度定数は crc＝5.5kN/m2，

φ rc＝26.4°を得た。図－1 は薛城鎮地すべりの安定解析断面図で，安定計算は修正簡便式

によった。繰り返し計算によって停止時 Fs＝1.00 の限界地下水位を確定する。累積移動量

が大きいのですべり面全域において残留強度が動員されているとして cr＝ 0kN/m2，

φ r＝25.4°を適用した場合，限界地下水位は図－1（点線）のように与えられ，すべりブロ

ックに関与している領域が極端に小さく，雨期に滑動を繰り返している地すべりの滑動形

態をうまく説明できない。そこで有効垂直応力を考慮した残留強度を適用し限界地下水位

を求める。すべり面強度として，有効土かぶり圧がσn′＝150kN/m2 以下相当のブロック

頭部スライス（①～⑬）および脚部スライス（⑯～⑲）に低垂直応力レベル残留強度

（cr1＝4.1kN/m2，φ r1＝25.8°），σn′＝150kN/m2 以上相当のスライス（⑭と⑮）に高垂直

応力レベル残留強度（cr2＝0kN/m2，φ r2＝24.8°)を適用した。すべり停止時の限界地下水

位は図－1（破線）のように与えられた。すべりブロックに関与している地下水位の領域は

大きく，雨期に滑動を繰り返している地すべりの現況とうまく合致している。

3.2 すべり再発生時の検討

スライス①～⑬および⑯～⑲ではすべり面強度として回復強度を，また中間のスライス

⑭と⑮は高い垂直応力レベルにおける残留強度を適用した。再発生時の限界地下水位は図

－1（実線）のように与えられた。また，残留係数を導入した安定解析法（宜保，1996）に

基づいて，すべり面平均強度定数 IP（c′＝5.0kN/m2，φ′＝26.2°）を得た。垂直応力レ

ベルを考慮して回復強度を適用し，すべり面平均強度を得ることができた。

参考文献
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⑱

⑲
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①

⑮

30(m)0 30(m)0
Fs=1.00

④

スライス⑭ ～⑮
残留強度cr2＝0kN/m2，φr2＝24.8°を適用

スライス① ～⑬，⑯～⑲（回復強度crc＝5.5kN/m2，φrc＝26.4°を適用）

(3)限界地下水位
（回復強度および残留強度c

r2
, φ

r2
を適用した場合）

推定すべり面

有効垂直応力 せん断強度定数

完全軟化強度 残留強度 回復強度(2日間)

30-300

σ′n

(kN/m2)

csf φsf cr φr crc φrc

(kN/m2) (kN/m2) (kN/m2)(°) (°) (°)

6.1 30.1

4.1 25.830-150

200-300 0 24.8

5.5 26.4薛城鎮

試 料

0 25.4

表－2 薛城鎮試料の完全軟化強度，残留強度および回復強度

図－1 安定解析断面図
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付帯条件付き多次元型移動最小自乗法を用いた 

高性能き裂進展シミュレータの開発 
 

琉球大学大学院○ 江戸 孝昭 
琉球大学  松原 仁  
琉球大学   原 久夫 

 

1．緒言 

近年，計算機性能の飛躍的な進歩に伴い，有

限要素法（FEM），有限差分法（FDM）等の種々

の数値シミュレーション手法が，構造解析，熱

伝動問題，流体計算など連続体問題に適用され，

工学の様々な分野の解析に応用されるように

なった．しかしながら，解析領域の大規模化や

複雑化にともない計算精度の低下が予想され，

弾性問題においても高精度な解析手法の開発

が必要であると考えられる． 
破壊力学分野においても有限要素法が適用

され，数多くの高性能な手法が提案されてきた．

しかしながら，き裂進展解析のように高度なリ

メッシング技術を要する問題では計算効率が

著しく低下することが予想される．したがって，

固体の弾性から破壊に至るまでを高性能に解

析できる手法の開発が望まれている． 
弾性問題における高精度な計算手法の一つ

に，Yagawa and Matsubara により提案された

EFMM（Enriched Free Mesh Method）1)がある．

EFMM は節点自由度を増加させることなく高

精度な解を得ることのできる高精度解析手法

である．しかしながら，EFMM の破壊力学への

適用法に関しては，未だに確立されていない． 
そこで本研究では，上記の EFMM と付帯条

件付き多次元型移動最小自乗法 2)と呼ばれる，

高精度データ補間手法を組み合わせ，高性能な

き裂進展シミュレータを開発することを目的

とした． 
 

2．Enriched Free Mesh Method  

2.1 概要 

 EFMM は Fig.1 に示すように，変位場を局所

要素毎に定義し，応力場を局所要素の集合であ

る局所パッチ毎に定義する．この時，変位場と

応力場は独立しているので，本研究では，変位

場 と応 力場 を関 連付 ける 方法 として， 
Hellinger-Reissner の変分原理 3)を用いた．

Hellinger-Reissner の変分原理は次式にて示され

る． 

( )

( )

∫ Γ−

∫ Ω−

∫ Ω+

∫ Ω=∏

Γ

Ω

Ω

Ω
−

d

d

d)(

d)()(
2
1)(

T

T

T

1T

tu

bu

ux

xxu

B

D

σ

σσσ,

     

(1) 

  

ここで，σ：応力，u：変位，B：変位－ひずみ

マトリックス，D：応力－ひずみマトリックス，

b：体積力，t：境界 Γ における表面力，Ω：局

所パッチ領域である．Hellinger-Reissner の変分

原理を FEM に適用する場合，応力場は，一つ

の要素内で定義される．それに対して EFMM で

は複数の要素の集合である局所パッチで定義

される．EFMM の詳細については参考文献 1)
を参照されたい． 

Element-wise 
displacement field 

Patch-wise stress field 

Satellite nodes 

Central node 

Fig.1 Concept of displacement and stress field 
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2.2 積分方法 

 積分領域は，Fig.2 に示すように中心節点毎に

領域を定義し積分を行った．具体的には，中心

節点周辺にマイクロき裂（Fig.2：Assumed cracks）
と呼ばれるき裂を配置し，Assumed cracks によ

り囲まれてできる領域をその中心節点の積分

領域とし，積分を行った． 
Assumed cracks は，各要素辺の中点と要素の

重心とを結び配置した．すなわち各要素におい

て Assumed cracks は 3 本存在することになる．

また，このように配置することにより，解析領

域全体における積分値の重複評価を避けるこ

とが可能である．  
 

3．付帯条件付き多次元型移動最小自乗法 

3.1 評価関数 

 付帯条件付き多次元型移動最小自乗法

（ C-MultiMLS 法： Multi-dimensional Moving 
Least Squares Method with Constraint condition）2)

の概念図を Fig.3 に示す．C-MultiMLS 法は

Lancaster & Salkauskas3)よって開発された，1 次

元の誤差空間における移動最小自乗法を，多次

元の誤差空間にて拡張した，新しい移動最小自

乗法であり，1 次元の誤差空間を多次元空間へ

と拡張することで，節点は回転やひずみ等の物

理量を直接的に保有することが可能となる．

C-MultiMLS 法による評価関数は次式にて示さ

れる． 

∑ ⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ ∑ −=

= =

n

j

l

k
kmjj

h
kiji fyxfhrWJ

1 1

2
1 )),,;~,~((),( αα L

 
(2) 

 

ここで，Ji：残差の平方和， ( )hrW ij , ：重み関数，

ijr ：粒子 i と粒子 j の距離，h ：影響半径（任

意の粒子に影響を及ぼす一定領域の半径） ,
jj xxx −=~  , jj yyy −=~ である．なお，重み関数

は，影響領域の範囲外でゼロとなるような関数

である．本研究では，4 次のスプライン関数を

用いた． 
 

3.2 C-MultiMLS 法を用いた剛性行列の導出 

 弾性理論（微少変形理論）に従うと，変位（u，
v）は次式にて表わされる． 
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( ) T
yixyxixyyiyxiyyixxixixyiyixi

u
,,,,,, εεεεεεεεεθ=D  (4b) 

となる．上式において，ui および vi は中心節

点 i の並進方向変位，θi  は中心節点 i の回転，

ε i x，ε i y，ε i x y は中心節点 i のひずみ，ε i x , x，    
ε i  x , y，ε i y, x，ε i y , y，ε i x y , x，ε i x y , y  は中心節点 i 
のひずみの微分量であり，“, x”は x 方向微分，

“, y”は y方向微分を意味し，“T ”は転置を意味

している．本論文では，ひずみの空間微分量，

すなわちε ix,x，ε i x,y，ε i y,x，ε i y,y，ε i xy,x，ε i xy,y  を

曲率自由度と呼んで定義している．この項を考

慮することで曲げが卓越する問題や比較的複

雑な応力場を持つような問題に対して高精度

1fδ 1fδ

2fδ

1fδ  

2fδ  
3fδ ……

Fig.3 Concept of C-MultiMLS 

(a) MLS (b) C-MultiMLS 法 
Assumed cracks 

Integral area 

Gaussian point 
Satellite nodes 

Central node 

Fig.2 Domain of integral area 

33



な解が期待できる．なお，変位 ( u, v ) に対し

て，回転およびひずみのみを考慮した場合のマ

トリックス ),(1 yxuF およびD  uは次式となる．  
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つぎに，式(3)で仮定された変位 ( u , v ) を付

帯条件付き多次元移動最小自乗法に適用する．

このとき，式(3)，式(4a)および式(4b)を用いる

と，式(2)は次式のように書くことができる． 
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 (6) 
ここで，n は近傍粒子数，

ijji uuu −=~ ，
ijji vvv −=~ ，

ijji xxx −=~ ，
ijji yyy −=~ である．式(6)の評価関

数が最小となるためには，次式を満足する必要

がある． 

0=
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∂
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D
              (7) 

したがって，式(7)を係数ベクトル uD でまとめ

ると次のマトリックス方程式が得られる． 
uuu yx bDA =),(2           (8) 

ここで，式(8)の ),(2 yxuA （10×10マトリックス）

や b u は式(7)をマトリックス形にまとめるこ

とで得られる．なお，マトリックス ),(2 yxuA の

詳細は文献2)を参照されたい． 
式(8)より，式(3)で求める変位関数は次式のよ

うになる． 
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ここで，式(9)のb u は次式のようになる． 

ju⋅= uu Cb              (10a) 

T
nnii vuvuvu )( 1111 −−= Lju  (10b) 

式(10a)の マトリックスC u は ，ベクトルb u に

含まれている係数をマトリックス形式に展開

したものである．u j は中心節点 i および近傍

粒子の自由度 ( u j , v j ) である ．なお，マトリ

ックスC u の具体的な値は割愛する． 
 式(10)を式(9)に代入することにより，中心節

点 i の変位場 ( u  v )T は，近傍粒子の自由度

にて離散化することができる．すなわち， 

ju⋅+⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
=⎟⎟

⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
N

i

i

v
u

v
u        (11) 

で表わすことができる．ただし， 
uuu yxyx CAFN ⋅⋅≡ −1

22 )),((),(     (12) 

である．ここで，N：形状関数である．なお，

中心節点 iの変位場として式(5a)の ),(1 yxuF を適

用した場合におけるマトリックス N の導出方

法も上記と同様であり，この場合のマトリック

ス ),(1 yxuA のサイズは，4×4 となる． 

マトリックスNの空間微分は以下のようにな

る． 
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である．後の処理は，通常の有限要素法と同様

な処理により，剛性マトリックが得られる． 
 また，積分方法は，EFMM と同様に Assumed 
cracks を用いて Gauss の数値積分を行う（Fig.2
参照）． 
 

4．き裂問題への適用 

 本研究において，き裂発生箇所の評価は，積

分領域の定義をする際に用いた Assumed cracks
にて行った．具体的には，Fig.4 に示すように， 
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各 Assumed cracks に関連する節点は 2 点存在し，

その節点毎に定義された応力場の基底関数に

Assumed cracks の中心座標を用いて算出される

応力値の平均を Assumed cracks の応力とし解析

を行った．そして，Assumed cracks が任意の強

度に達した Assumed cracks をき裂の発生箇所と

した． 
 ここで，Fig.5(b)に示しているように，き裂が

生じた場合においては，Assumed cracks を介し

て中心節点と衛星節点の間の関連性を取り除

く必要がある．そこで，本研究では，上記を考

慮するために，き裂の発生箇所の変位場ならび

に応力場を，上述した付帯条件付き多次元型移

動最小自乗法（C-MultiMLS 法：Multi-dimensional 
Moving Least Squares Method with Constraint 

condition）2)により定義される変位場を用いて解

析を行うことにした（Fig.5(a)参照）．この時，

Fig.5(b)に示すように中心節点とAssumed cracks
の頂点を結びできる 2 本の線分と ，Assumed 
cracks とでできる領域内に存在する節点は，中

心節点には関連しない節点とした．また，き裂

箇所の増加にともない領域内に関連する節点

が少なくなり，最終的に関連する節点がない中

心節点が存在する場合があるが，これは

C-MulitiMLS 法を用いてできる変位場の次数を，

領域内の節点数にともない下げることで考慮

され，関連する節点がなくなった場合，つまり

中心節点の周りの Assumed cracks が全てき裂と

なった時，その点は剛体移動することになる

（Fig.5 (c)参照）．すなわち，式(11)の右辺第一

項のみとなる． 
 

5．数値解析例 

5．1 変位・エネルギーノルムの収束性評価 

 Fig.6 に示すような片持ち梁（L=8.0，D=2.0，
t=1）の自由端に放物線状の荷重（P = 1.0）が作

用する静弾性問題 5)を対象として，次式に示す

変位ノルム|| E || uとエネルギーノルム|| E || e の

収束性について検討する． 

∫ Ω−−= Ω dE exactTexact
u )()(|||| uuuu     (15a) 

∫ Ω−−= Ω dE exactTexact
e )()(

2
1|||| σσεε

   (15b) 
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Fig.4 Concept of stress on the assumed crack 
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(a) The displacement field by 
C-MultiMLS 

(b) 1-crack around 
 the central node 

(c) Rigid deformation of
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Fig.5 Concept of crack propagation 
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ただし， 

( )Tvu=u             (16a) 

( )T
xyyx εεε=ε         (16b) 

( )T
xyyx σσσ=σ         (16c) 

である．ここで，u，ε および σはそれぞれ変位，

ひずみおよび応力の数値解析解であり， exactu ，
exactε および exactσ はそれぞれひずみおよび応力の

厳密解であり，変位および応力の厳密解は次式

にて表わすことができる6)．  

( ) ( ) ⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
−++−−=

4
236

6

2
2 DyxxL

EI
Pyexact νu (17a) 

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
−+++−= 2

2
2 )3()54(

4
)(3

6
xxLxDxLy

EI
Pexact ννv

(17b) 
IyxLPexact

x )( −−=σ        (17c) 

0=exact
yσ              (17d) 

⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
−= 2

2

42
yD

I
Pexact

xyσ        (17e) 

ここで，I ( = D 3/12 )は断面二次モーメントであ

る．また，ひずみの厳密解は，次式に示すよう

に応力の厳密解に応力‐ひずみマトリックス

の逆行列 D-1を乗じて算出した ． 
exactexact σDε 1−=          (18) 

固定端 (Fig.6の左側) における境界条件は，

Fig.6 に示しているように，変位の厳密解を強

制変位として与えた6)．ヤング率 E は1.0e+3，
ポアソン比ν は0.25を仮定した（Fig.6参照）．

またこの問題において，節点は等間隔に配置し，

9×3，17×5，25×7，33×9，41×11，49×13，57×15，
65×17，73×19，81×21，89×23，97×25の12パタ

ーンを用意した． 

 

 

Fig.7，Fig.8 に，節点数と変位誤差ノルムおよ

び，節点数とエネルギー誤差ノルムの関係を示

す．なお，水平軸は節点数の平方根を対数化し

た値，鉛直軸にはそれぞれの誤差ノルムを対数

化した値を示している．  
 Fig.7 より，EFMM の変位精度は FEM より高

い精度であることがわかり，厳密解に対する収

束率 R を比較すると，EFMM は R=2.7，FEM
は R=2.0 となり，本例題においては，FEM より

よい結果となった． 
 つぎに，エネルギー誤差ノルムの EFMM と

FEM との比較解析を行う．Fig.8 より，変位誤

差ノルム同様に，EFMM による解は，FEM の

解より精度が高いことがわかった．また，厳密

解に対する収束率の比較を行うと，EFMM は

R=1.6， FEM は R=1.0 となり，これも変位誤差

ノルムと同様に，FEM よりも高い収束率となっ

た．以上のことから，FEM よりも高い精度を有 

Fig.8 Error norm in stress energy  
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Fig.6 Timoshenko’s cantilever beam 

P=1

L = 8 

D
 =

 2
 

Thickness = 1 

x 

y 
exact

y ),0(uexact
y ),0(v

36



した解析手法だということがわかる． 
 

5.2 き裂進展解析 

 次に，Fig.6 に示す片持ち梁を用いたき裂進展

解析を行う（ただし，梁の長さを L=10，梁せい

D = 1，梁厚さ t = 1 とした）．  
Fig.9 は各解析ステップにおける解析結果を

示しており，片持ち梁に荷重を作用させた時に

最も応力が集中する固定端付近を拡大した図

である（Fig.6 の左側）．同図より，き裂が進展

していく様子がうかがえる．すなわち，本研究

の提案手法を用いて，き裂進展解析が可能であ

ることが示唆された． 
 

6．結言 

 本研究では，付帯条件付き多次元型移動最小

自乗法（C-MultiMLS 法）を用いた，高性能き

裂進展解析手法の提案を行った．その結果，高

精度な弾性解を得ることができ，それをベース

とした，ロバストなき裂進展シミュレータの開

発に成功した  
しかしながら，き裂進展に関する手法の検証

は不十分であるため，今後は，実験値との比較

検証を行う必要がある．  
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Fig.9 Fracture process of cantilever beam 
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赤土濁水を用いた定水位透水試験結果について 

 
琉球大学 学生○小林 康介 
琉球大学大学院 江戸 孝昭 

琉球大学  原 久夫 
 
１．はじめに 
沖縄では，開発事業等により土壌が侵食され，多くの赤土が川や海へと流れ出たが，1995 年に施

行された赤土等流出防止条例によって赤土流出量は減少している。濁水処理法の中でもろ過型沈砂

池 1)2)は経済性と施工性に優れ多く使用されている。しかし，長期間の使用によりろ過層に目詰ま

りが起き，十分な機能を果たせなくなることがある。 
そこで，本研究は，機能低下の大きな要因である目詰まりのメカニズムを明らかにすることを目

的とし，砂ろ過層の一部を想定し，要素の一つとすることで，解析を用いてろ過層内部の様子を把

握するための実験を行う。その際に，要素として最も適した断面積を調べるために，今回は供試体

に用いるポリ塩化ビニル管の径を変えて実験を行う。 
 
２．赤土濁水による定水位透水試験 
２．１ 実験概要 
ろ過層の中の微小要素として，それぞれ管径が 13mm，16mm，20mm，25mm，44mm の 5 つの供

試体をセットした水槽に濁水を流す「定水位透水試験」を行い，それぞれの透水係数を求めた。 
２．２ 実験装置・方法 
本研究で用いたろ過材は実ろ過型沈砂池で使われる沖縄の海砂であるチービシ砂を用い，濁水に

はうるま市で採取された赤土を使用した。表 1，23)にろ過材ならびに赤土の物理特性を示す。本実

験では 24 時間炉乾燥させたチービシ砂のうち，2000μm ふるいを通過したものと，850μm ふるいを

通過したものを使用する。これらの砂を，透水長が 100mm になるよう作成した 5 本のポリ塩化ビ

ニル管に自由落下方式で詰め，図 1 のように，ポリ塩化ビニル管の両側を不織布で押さえたものを

供試体とする。なお，これらの供試体は，実験前に水を溜めた容器に沈め，十分に飽和させたもの

である。この供試体を図 2 のように水槽に取り付け，実験を行う。  
ポリ塩化ビニル管の供試体を通って流出した濁水を集め，24 時間経過するまで実験を行った。そ

こから単位面積当たりの流量と透水係数をそれぞれ求める。 
 

           
 

分類名 砂(S)

粗粒分(%) 27
中砂分(%) 64
細砂分(%) 7
シルト分(%) 2
土粒子の密度(g/cm3

) 2.67
最小密度(g/cm3

) 1.056
最大密度(g/cm3

) 1.284

表1　試料の物理特性

分類名
粘土（CL）
（低液性限界）

液性限界(%) 56
塑性限界(%) 34.2
塑性指数(%) 21.8
礫分(%) 0
砂分(%) 35
シルト分(%) 62
粘土分(%) 3
土粒子の密度(g/cm3

) 2.78

表2　赤土の物理特性
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３．結果 
 今回の実験では 5 つの管径で行ったが，φ44mm については実験開始時，濁水が供試体に流入す

るところでポリ塩化ビニル管に詰めた砂が崩れ，データを取ることができなかった。 

図 3は，透過時間と単位面積当たりの累積流量の関係を示す。どちらの粒径においても全ての管

径において，時間の経過とともに流量が少なくなっていることがわかる。このことから，各供試体

において目詰まりが起きていると考えられる。 

 

 

(a)850μm ふるい通過試料 

 

(b)2000μm ふるい通過試料 

図 3 透過時間―単位面積当たりの累積流量の関係 
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(a)850μm ふるい通過試料 

 

(b)2000μm ふるい通過試料 

図 4 透過時間―透水係数の関係 

 

(a)850μm ふるい通過試料 

 

(b)2000μm ふるい通過試料 

図 5 透過時間―透水係数の変化量の関係 
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図 4は濁水の透過時間と透水係数の関係を示したものである。この図からどちらの粒径において

も，透過時間が増加するほど，透水係数が減少していることがわかる。これは，目詰まりにより供

試体内を濁水が流れにくくなっていることを表している。また，図 5 の透過時間と透水係数の変化

量の関係を見るとわかるように，ほぼ全ての曲線が同じ形となった。これは，各供試体における，

時間にともなう透水係数の変化量が類似していることを示しており，すなわち，どの供試体でも同

じ様に目詰まりが進行していることがわかる。 
 図 6は，粒径と 24 時間経過後の透水係数の関係をまとめたものである。この図から粒径 2000μm
の方が 850μm のものよりも透水係数のばらつきが小さいことがわかる。また，2 つの粒径ごとの透

水係数の平均を近似直線で結び比較すると，粒径 2000μm の透水係数の平均が 850μm のものより大

きいことがわかる。また図 7 では管径と 24 時間経過後の透水係数の関係を示す。今回の実験では

管径の大きい方が透水係数のばらつきが少ないことがわかった。加えて，管径が大きくなるにつれ，

24 時間経過後の透水係数が小さくなる結果を呈した。 
 
４．おわりに 
 今回の実験の結果では，管径の大きさが透水係数に与える明確な差や傾向は確認されず， φ13mm
からφ25mm の管径ではろ過の過程において大きな違いはないことがわかった。しかし，これらを

実際のろ過層に適用できるかは未だ不明であり，目詰まりのメカニズムを明らかにするまでには至

らなかった。今後は測定できなかった管径φ44mm についても実験を行い，その結果も合わせて考

察していきたい。 
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図 7 管径－24 時間経過後の透水係数の関係 
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豊浦砂とチービシ砂を用いた保水性試験の実験的研究 

 

琉球大学 学生 ○上地 勝平 

琉球大学大学院  桝田 一希 

琉球大学      原 久夫

 

1.はじめに 

近年，豪雨による斜面崩壊が日本各地で発生

し，多数の被害が報告されている．また，東日

本大震災により液状化現象がいたるところで

発生した．これらの多くは，飽和した地盤で発

生することが多い．不飽和土は一般的に飽和土

に比べて圧縮しにくくせん断抵抗も大きいた

め，不飽和地盤での斜面崩壊等が発生すること

は少ない．しかし，自然界に存在するのは飽和

地盤に比べ不飽和地盤の割合がはるかに多く,

豪雨などにより地下水位が上昇した際の浸透

問題や強度低下といった問題が重要になって

くる．そこで今回は，不飽和地盤を考える際に

重要となっている水分特性曲線を，沖縄県で地

盤材料としてよく使用されているチービシ砂，

豊浦砂，両者の混合砂について保水性試験(水

頭法)により求めた.また，前回までの直径 5cm

高さ 7cm の実験装置を A とし，今回用いた直

径 11.3cm 高さ 1.1cm の実験装置を B とする。 

 

2.実験方法 

本実験で用いた試料は，豊浦砂ならびに沖縄

県の海砂であるチービシ砂，両者の 1:1 の混合

砂を用いた．本実験において，豊浦砂は0.425mm

でふるいにかけ，チービシ砂は 2mm のふるい

にかけ粒径を調整した．豊浦砂およびチービシ

砂の物理特性は表１に示す．供試体は，上記の

試料を自由落下させ作成した．図１には，ふる

い分析によって得られた粒径加積曲線を示し，

写真１には，本実験で用いた 2 種類の実験装置

を示す．実験方法は JGS の規格に従って行い，

含水比については最終ポテンシャル段階終了

後に測定を行った．なお，チービシ砂と豊浦砂

については給水過程と排水過程を繰返し行い，

水分特性曲線の挙動についても検討した． 

 

表 1 物理特性値 

 

 

図 1 粒径加積曲線 

 

 
(a) 実験装置 A         (b) 実験装置 B 

写真 1 実験装置 

 

試料名 チービシ砂混合砂(1:1) 豊浦砂

土粒子の密度  ρ s (g/cm
3
) 2.78 2.70 2.63

最小密度    ρ dmin  (g/cm
3
) 1.06 1.21 1.33

最大密度    ρ dmax   (g/cm
3
) 1.28 1.52 1.62

曲率係数       U 'c 0.96 0.81 0.98

均等係数       U c 3.10 1.54 1.43

透水係数　      k      (cm/s) 7.0×10
-2

3.4×10
-2

1.7×10
-2

実験時の間隙比　e 1.61 1.21 0.868
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3.結果 

図 2には，実験装置 A での豊浦砂における飽

和度とポテンシャルの関係を示し，図 3にはチ

ービシ砂における飽和度とポテンシャルの関

係を示す．図 2において，排水過程と吸水過程

に違いが明瞭に見られるが，図 3においては違

いがあまり見られなかった．これは，チービシ

砂の間隙が豊浦砂の間隙に対して多く，そのた

め粒子表面の吸着水の影響が少ないためであ

ると考える 1)．図 4，図 5 に実験装置 A,B の概

念図を示す．保水性試験ではビューレットの水

位を供試体中心に合わせて実験を開始するの

で，実験装置 A のように供試体高さが 7cm あ

ると不飽和分が大きく，正確な水分特性曲線を 

 

 

図 2 豊浦砂における水分特性曲線 

 

 

 

図 4 実験装置 Aの概念図 

 

 

書くことができなかった。そこで高さが 1.1cm

の実験装置 B を作成し実験を行った． 

図 6 に実験装置 B での豊浦砂，チービシ砂，

混合砂の低サクション領域での飽和度とポテ

ンシャルの関係を示す．実験装置 A に比べ実験

装置Bでは初期飽和度が高くなっていることが

わかる．混合砂の水分特性曲線は初期含水比に

多少の違いはあるものの,標準砂とほとんど同

じ形状になった．図 7に豊浦砂,チービシ砂の吸

水過程,排水過程を繰返した水分特性曲線を示

す．チービシ砂は初期排水に違いがあるが，明

確な違いは見られなかった．豊浦砂は一回目の

吸水過程に二回目の排水・吸水過程が重なった． 

 

 

 

図 3 チービシ砂における水分特性曲線 

 

 

 

図 5 実験装置 Bの概念図 
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図 6 豊浦砂,チービシ砂,混合砂の水分特性曲線 

 

４.まとめと今後の展望 

本実験では，豊浦砂,チービシ砂について，前

回までの実験装置Aと今回用いた実験装置Bで

の比較をおこなった． 

1. 実験装置 A では，初期飽和度が 65%程度と

低かったのに対し，実験装置 B ではそれが

改善された．このことより，保水性試験で

は供試体高さは 1cm程度が妥当であると考

える． 

2. チービシ砂は豊浦砂よりヒステリシスの影

響が少ない結果を呈した．これは，チービ

シ砂の間隙が豊浦砂の間隙に対して大きい

ためであると考えられる． 

3. 両者の混合砂については，初期飽和度に多

少の違いはあるが，豊浦砂とほとんど同じ

結果になった． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図７ 排水，給水を繰り返した水分特性曲線 

 

また、今後以下のような観点から研究を進めて

いく予定である． 

 混合砂の比率を変えて保水性試験を行い，

それによって得られる水分特性曲線の形状

を比較する． 

 飽和度をより 100%に近づけるために実験

装置を改良する． 

 保水性試験より得られた結果をもとに不飽

和地盤における飽和度分布を求める． 

 

参考文献 
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圧密リング周面へのグリース塗布が圧密特性値に与える影響について 

 

琉球大学 学生 ○猪 翔太 

琉球大学大学院 酒井 康司 

琉球大学  原 久夫 

 

1.はじめに 

 

現行の段階載荷圧密試験法（以下，標準圧密試

験とする）は圧密圧力を 8 段階で載荷し，1 つの

段階で24時間圧密した後，次の段階に移るもので

あり，その結果試験を終了するまでに8日間要し，

土質試験法の中でも最も長時間を要するものの 1

つである。そこで著者らは試験時間の短縮を目的

とし，これまでに小型供試体を用いた急速圧密試

験に着目し，標準圧密試験と急速圧密試験とで得

られる圧密特性値の比較を行ってきた。その結果，

標準圧密試験と比べある程度近い値が算出された

ものの，各試験において値のばらつきがあり，課

題が残るものとなった 1)。そこで，本文では試験

方法の改善点について述べる。また同時に，標準

圧密試験と急速圧密試験で得られる圧密特性値の 

比較を行い，急速圧密試験の適用性について考察

する。 

 

2.試験概要 

 

 本研究で行った試験について表１に示す。供試

体名No.4～No.12の試験では，H 2則を利用し供試

体高さを小さくすることで，試験時間の短縮を行

っている。No.10~No.12 に関しては層厚 1cmのま

ま，さらに載荷速度を速め，1 段階の載荷時間が1

時間となっており，他の試験とは少し性質の異な

るものとなっている。また，No.13~15に関しては

H 2則ではなく，3t法により1段階の載荷時間を決

定している。

表1 試験概要 

 層厚 載荷時間 試験日数 供試体名 初期含水比（%） グリース 備考 

標準圧密試験 

（塗布なし） 
2cm 24h 8day 

No.1 

No.2 

No.3 

44.5 

45.3 

45.1 

塗布なし  

2倍速試験 cm2  12h 4day 

No.4 

No.5 

No.6 

45.6 

45.9 

43.3 

塗布なし H 2則 

4倍速試験 1cm 6h 2day 

No.7 

No.8 

No.9 

45.0 

48.5 

46.7 

塗布なし H 2則 

24倍速試験 1cm 1h 8h 

No.10 

No.11 

No.12 

45.3 

48.1 

47.5 

塗布なし 
H 2則 

+α 

標準圧密試験 

（塗布あり） 
2cm 24h 8day 

No.16 

No.17 

49.1 

48.9 
塗布  

2cm30min 2cm 30min 4h 
No.13 

No.14 

48.7 

49.5 
塗布 3t法 

1cm10min 1cm 10min 80min No.15 49.5 塗布 3t法 
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No.1～No.12 はグリースを塗布しないで行った

試験であり，No.13～No.17はリングの周面摩擦を

低減するためにグリースを塗布して行った試験で

ある。圧密試験で得られる圧密特性値は種々の要

因の影響を受ける。以下に，各試験における値の

バラつきについて，考えられる主な要因と改善点

について述べる。 

 

(1) 供試体の初期含水比 

 図1にNo.1～No.12 から得られた平均圧密圧力

と体積圧縮係数の関係を示す。凡例の No.1~No.3

が標準圧密試験の結果となっており，No.4~No.6，

No7~No.9，No.10~No.12がそれぞれ2倍速試験，4

倍速試験，24 倍速試験の試験結果となっている。

図2は図1中の4倍速試験No.7～No.9までの結果

だけを示したものとなっている。また，矢印で示

すように同試験でも含水比が高いと，体積圧縮係

数が大きくなることを示している。そこで No.13

～No.17 では，初期含水比が一定となるように試

料を調整し試験の比較を行った。 

 

(2) 圧密リングの周辺摩擦 

 圧密試験では，図3に示すように加圧版と圧密

リング内面の間に発生する周面摩擦力は避けられ

ない。この周面摩擦により，図4の矢印で示す圧

密初期の測定値が直線関係でなくなり，圧密係数

の算定に影響を与えていると考える。そこで，摩

擦による影響を少なくするために，リング内面に

摩擦低減のグリースを塗布し，試験を行った。 

 

3.試験方法 

 

 本試験で用いた試料は予圧密圧力54kN/m2で再

圧密した島尻粘土 1)であり，標準圧密試験の層厚

である 2cm（供試体名 2cm24h No.16~No.17, 

2cm30min No.13~No.14），層厚が標準圧密試験と

異なる1cm（供試体名 1cm10min No.15）の試料を

計5本準備し，それぞれ試験を行った。以下では，

層厚が 2cm,1cm の供試体を用いて行った試験を

2cm30min 試験，1cm10min 試験とする。標準圧密

試験は JISの規格に従い行ったが，急速圧密試験 
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図1 平均圧密圧力と体積圧縮係数 
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図2 4倍速試験の試験結果 
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図3 試験装置の概念図 
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図4 圧密沈下量－時間関係 
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図6 平均圧密圧力と圧密係数の関係 
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       図5 体積圧縮係数の比較 
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    図7 圧密係数の比較 

 

表2 初期含水比，圧縮指数，圧密降伏応力 

 供試体名 
初期含水比 

w0（%） 

初期間隙比 

e0 

圧縮指数 

Cc 

圧密降伏応力 

pc (kN/m2) 

標準圧密試験 

（塗布あり） 

No.16 

No.17 

49.1 

48.9 

1.271 

1.265 

0.361 

0.366 

47.3 

49.7 

2cm30min 
No.13 

No.14 

48.7 

49.5 

1.260 

1.269 

0.365 

0.363 

47.8 

48.5 

1cm10min No.15 49.5 1.289 0.388 49.4 

の場合，時間短縮のため供試体高さや載荷時間を

変更して行った。載荷時間に関しては，標準圧密

試験の場合，荷重を載荷してから24時間後に次の

荷重を載荷するのに対して，2cm30min 試験，

1cm10min 試験の場合では3t法により30 分後，10  

分後と，それぞれ次の荷重を載荷するまでの時間
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が異なっている。 

 

4.結果 

 

 表2に各試験で得られた圧縮指数と圧密降伏応

力について示す。圧縮指数は近い値が得られたが

圧密降伏応力については予圧密圧力54kN/m2を再

現することが出来なかった。 

 図5にNo.13~No.17から得られた平均圧密圧力-

体積圧縮係数の関係を示す。体積圧縮係数は各試

験において同等の値が得られた。図 6 に

No.1~No.12 から得られた平均圧密圧力-圧密係数

の関係，図7にNo.13~No.17 から得られた平均圧

密応力-圧密係数の関係を示す。図の比較からも示

されるように，試験方法の改善を行った結果，圧

密係数は各試験でのバラつきがほぼなく，全体的

にもバラつきがない近い値が得られた。また，グ

リースを塗布しない場合，塗布した場合の圧密係

数の平均値の比較をした結果，グリースを塗布し

た場合の圧密係数の値が約 20cm2/d 小さくなった。 

 

5．まとめ 

 

 今回の試験において，グリースを塗布しない場

合，グリースを塗り初期含水比を調整した場合の

結果について比較する。 

グリースを塗布しない場合，体積圧縮係数，圧

密係数の値は各試験法においてバラツキが大きく

なった。また，体積圧縮係数に関しては含水比の

影響を受け，含水比が大きくなると体積圧縮係数

も大きくなる傾向にある。 

グリースを塗布し，同時に初期含水比の差を表

2に示すように1%以内に調整して行うと，試験法

の違いによらず，体積圧縮係数，圧密係数の値の

バラツキが小さくなった。また，グリースを塗布

すると No.15～No.17 のような急速圧密試験にお

いても標準圧密試験と同等の値を得ることができ

る。 

圧密降伏応力について結果でも示しているが

JIS 法で圧密降伏応力を求めてみると約 47～

50kN/m2 の結果が得られ，試料の予圧密圧力

54kN/m2と一致しないことがわかった。そのため，

今後の課題としてpcの算出方法について検討する。

また，実際の自然地盤から採取した乱さない粘土

においても，急速圧密試験を行い，標準圧密試験

と同等の値を得ることができるかどうか検証する。 

 

参考文献 

1) 酒井康司，原久夫；再圧密粘土の小型供試体

を用いた急速圧密実験の適用性に関する実

験的研究，土木学会第 66 回年次講演会/Ⅲ

-343，P685-686，2011 

 

48


	00表紙
	原稿01-11
	01既設構造物直近における変位低減型深層混合処理工法の適用事例～西海岸道路若狭IC の事例より～.
	02新素材アンカーの付着強度特性
	03不織布フィルターの排水機能評価
	04島尻層群泥岩の盛土材料としての利用方法について
	05浅所空洞の安定性評価
	06Investigation of Fully Softened Strength and Mineralogy of Landslide Soil
	07地すべり安定解析における回復強度の活用
	08付帯条件付き多次元型移動最小自乗法を用いた高性能き裂進展シミュレータの開発
	09赤土濁水を用いた定水位透水試験結果について
	10豊浦砂とチービシ砂を用いた保水性試験の実験的研究
	11圧密リング周面へのグリース塗布が圧密特性値に与える影響について




