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究 解 説

1日は じ  め  に

コンクリー ト擁壁の地震時被害は,基 礎地盤が液状化し

た場合を除いて,事 例数がこれまで極めて限られていた .゙

しかしながら,1995年 の兵庫県南部地震では,特 に鉄道

構造物において擁壁の被害が各所で生 じた
2,0。
また,

1999年 に台湾で生 じた集集地震においても,擁 壁構造物

が多大な被害を受けた 。゙ここでは,コ ンクリ
ート擁壁の

被災事例と関連する模型実験結果をいくつか紹介し,そ の

耐震性判定と補強の方法について概説する。

2日地震時被災事例

従来型のコンクリ
ー ト擁壁は,背 面の盛土から作用する

土圧に対 して壁体自体の自重で抵抗する重力式擁壁と,壁

体の曲げ岡J性で抵抗する片持ち梁式擁壁に大別できる。前

者には無筋または鉄筋コンクリ
ー トが,後 者には鉄筋コン

クリートが用いられる。兵庫県南部地震におけるこれらの

被災状況の例を図 1～ 4aめ に示す。

このほかの形式としては,背 面土内にアンカ
ーを打設し

て土圧に抵抗するアンカ
ー式擁壁がある。また,主 として

グリッド状の高分子材料製補強材 (ジオテキスタイルと呼

ぶ)を 敷き込みながら鉛直な盛土を構築し,最 後に壁面を

打設する形式の補強土擁壁 (図59お よび図4b参 照)も

コンクリート擁壁の
一種として見なすことができる。

写真 1は ,集 集地震における重力式擁壁の被災事例であ

る。高さ約 2.5mの 擁壁が 20度 程度傾斜するとともに,

前面の地盤を押 し込む形で 10 cm程度滑動 した。その結

果,擁 壁の天端は50 ci程度前へ動いた。
一方,隣 接 した

アンカー式擁壁 (写真の左側)は 無被害であつた。重力式

擁壁の場合,地 震時には擁壁の背面に作用する土圧が増加

するだけでなく,壁 体自体にも比較的大きな水平慣性力が

作用するため,こ のような滑動
。前傾が生じやすい.

写真 2は ,写 真 1と 同じ地点にある別な重力式擁壁に生
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じた亀裂である。水平方向の亀裂はコンクリ
ートの打ち継

ぎ目と思われる位置で生じ,ま た,鉛 直方向の亀裂が生じ

た位置には最大径が30 cm程度の石が見えた (日本でこの

ような石を用いることは通常あり得ない).こ れらの境界

面が弱点になったものと考えられる。
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写真 3は ,さ らに別な重力式擁壁の壁体下部に生じた水

平方向の亀裂である。写真 2の場合とは異なり,壁 体に過

大な曲げモーメントが作用したために,そ れが大きくなる

下部において破壊が生 じたものと考えられる.

以上の被害パターンは,擁 壁全体の滑動 。前傾と壁体の

部分的な破壊に大別できる。写真 2の鉛直亀裂を除いて,

兵庫県南部地震においても同様な被害パターンが報告され

ている (図1～ 4)。

3.耐 震性判定

コンクリート擁壁の耐震性判定では,前 述した擁壁全体

の滑動 ・前傾 (外部安定問題と呼ぶ)と 壁体の部分的な破

壊 (内部安定問題と呼ぶ)が 生じるか否かを照査する (図

6参照)。支持地盤の条件によっては,背 面盛土と支持地

盤を含むすべり破壊に対する照査も必要である.

以上の照査は,通 常は背面盛土と支持地盤のせん断抵抗

が最大限発揮されたと仮定して,擁 壁に作用する力の釣 り

合いが所定の安全率を満たすかどうかを判定する方法 (極

写真 1 集 集地震で前傾した重力式擁壁とこれに隣接する無被害
のアンカー式擁壁

駅部の片持

岬
＋

① 補強ジオテキスタイルで土
のうを巻込み定着をとる。

上のう

離赫ゝ ∫
′

/

止
場所打ち杭
φ=12m,3mピ ッチ

②6サ″隆瞥碧惧檀与[した後,

タイロッド
締切り盛土

牌
＋

図 4

④俳水パイプ施工後1剛な
コンクリー ト壁面 を打設
する。

剛な一体壁面工を持つジオテキスタイル補強土擁壁の施工
手順
ω

と
返熙繰

程
さ

。

工
高
る

の
の
す

上
定
工

以
所
施

③

写真2 集 集地震で壁体に亀裂が生じた重力式擁壁

図 5



5 2巻 1 2号 ( 2 0 0 0 . 1 2 )

限釣合い法と呼ぶ)に より行われる。背面盛土から作用す

る土圧は,例 えば図7に示すように背面盛土内にすべ り面

を仮定し,そ の上の土くさびに作用する力の釣合いを解 く

ことによって求める (すべ り面の角度を変化させて得られ

る最大の土圧を用いる)。この際にすべ り面上で発揮され

るせん断抵抗が,す べ り変位に伴ってピ
ーク状態から残留

状態に急減する現象を考慮した方法が近年提案され
°
,実

務においても用いられている
つ。

前述した極限釣合い法において,擁 壁と背面盛土に作用

する地震力の影響は,疑 似静的な慣性力に置き換えて考慮

する。このような取 り扱いを震度法と呼び,慣 性力は自重

に係数 (=震 度)を 乗じて算定する。ただし通常は鉛直方

向の慣性力を無視することが多い。水平震度の値として,

以前は0.2程度が用いられてきたが,兵 庫県南部地震の後

は,極 めて稀にしか生 じないが著 しく大きい,い わゆる

L2地 震動に対する照査を行うために,0.5～ 1.0程度を地

盤条件に応じて設定することも行われている。
一方,震 度法と極限釣合い法に基づ く方法では擁壁にど

椰
擁壁に作用する力の釣合い

滑動に対する安定 :

町の傾斜角 (δ口。b)が発揮可能な摩擦角を下回ること

転倒に対する安定 :
RTの作用位置 (モーメントの釣合いより求まる)が

擁壁底面の所定の範囲内にあること

支持力破壊に対する安定 :
Rマの鉛直成分が支持地盤の支持力 (地盤の強度特性,

荷重の傾斜 。偏心量などより求まる)を 下回ること
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の程度の残留変位が生じるかを予測することができないた

め,力 の釣合いが崩れた後の擁壁の動的な運動を剛体運動

として評価 し,残 留変位を予測する方法
°
も検討されて

いる (ニューマーク法と呼ぶ,図 8参照)。特に米国にお

いて,残 留滑動変位を求めるために広 く利用されている.

さらに,よ り高度な手法として,擁 壁 と地盤の接触面にお

ける剥離 ・滑動を考慮 した動的弾塑性解析
の
も開発され

ている。

4.補    強

ここでは,内 部安定問題 (壁体自体の強度に関わる補強)

は検討対象タトとする。外部安定問題に対 しては,以 下のよ

うな方法で耐震性を高めることが考えられる (図9参照)。

(1)土圧を軽減する

自重の軽い盛土材を用いる (軽量盛土工法),盛 土材を

十分に締固めてせん断抵抗角を大きくする,あ るいは,セ

メントを添加して粘着力成分を付加する,な どの方法が考

えられる。関連した実例として,兵 庫県南部地震で被災し

せ ん断破壊 と圧縮破壊に対する安定 :

壁体部材のせん断応力 (Hiより求まる)と

圧縮応力 (VlとMIより求まる)力主

(コンクリー トの)せ ん断強度 と圧縮強度を下回ること

引張破壊に対する安定 :

壁体部材の引張応力 (ViとMiより求まる)力 i

(鉄筋またはコンクリー トの)31張 強度を下回ること

仮想断面より上部の壁体に作用する力

11鬱雖糧拙:套薔翻

J亀
当
嚇

δm . b
支持地盤

a)外 部安定問題
b)内 部安定問題

図6 擁 壁の耐震性評価の方法

δ:壁体背面での摩擦抵抗角

φ:盛土のせん断抵抗角

W:土 くさびの自重
khW:土くさびの水平慣性力 (kh:水平震度)
kvW:土くさびの鉛直慣性力 (kv:鉛直震度)
R:土 くさび底面 (すべり面)で の反力
Pa:擁壁からの反力 (=擁壁に作用する土圧合力)

図7 す べり面を仮定した地震時土圧の算定手法

illψ郡れ〉     合力

写真3 集 集地震で壁体が曲げ破壊した重力式擁壁
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た神戸港の岸壁を復旧する際に,土 圧軽減のために埋戻し

土のセメント処理を行ったことが報告されている
Ю)。

(2)擁 壁底面の幅を広げる

擁壁の背面あるいは前面にフーチングを設けて有効幅を

広げ,転 倒を生 じにくくする方法が考えられる。ただし,

既設の擁壁に対 しては,施 工時の安定性確保が難しく,既

設フーチングと新設フーチングの連結部における強度確保

も困難であるため,ほ とんど行われていない。

(3)擁 壁底面での抵抗力を増加させる

杭基礎で支持する (図4a参 照),支 持地盤の地盤改良

を行う,底 面に突起を設けて滑動を生 じにくくさせる,な

どの方法が考えられる。支持地盤の条件が悪い地点に擁壁

生 産 研 究

を新設する場合には,片 持ち梁式擁壁を杭基礎で支持する

方法が,こ れまで多用されてきた。

(4)擁 壁底面以外でも抵抗できるようにする

アンカーを打設して壁体の上部を支持する,擁 壁の根入

れを深くして根入れ部前面の地盤に抵抗させる,な どの方

法が考えられる。集集地震では,写 真 1に示 した事例に加

えて,写 真 4に示すように斜面が若干滑ったために施工目

地部で 30 cm程度の開口が生 じ,背 面盛土と壁体の間に

50 cm程度の空隙が生じてもアンカーが引き抜けなかった

事例も観察されており,重 力式擁壁よりもアンカー式擁壁

のほうがねばり強い挙動を示したと言える。また,兵 庫県

南部地震において若干傾斜した片持ち梁式擁壁 (図3b参

照)を 補強するためにアンカーを追加打設した事例もあ

る.                   1

なお,岡1な
一体壁面工を持つジオテキスタイル補強土擁

壁 (図4b,図 5参 照)は ,壁 体の支持方法という観点か

らはアンカー式擁壁と同じ補強原理とも言えるが,地 震力

の作用しない常時の状態では背面盛土が自立していること

に加え,後 述するように,補 強された背面盛土内にすべ り

面が発生しにくくなり,さ らに,壁 体が変位するほど補強

材に受働的に張力が発揮される効果も期待できる点が大き

く異なっている。さらに,鉛 直方向の敷設間隔を30 cm程

度として多数の補強材で支持しているために,壁 体にあま

り大きな断面力が発生せず,薄 い壁体を使用できる点も異

なっている.

図 1～ 4に 示 した兵庫県南部地震での被災事例は,い ず

れも震度 7の 地域内に位置していたが,こ れらのうち軽微

な補修のみで再使用できたのは図4a,bの 2つ の擁壁であ

った。特に,剛 な
一体壁面工を持つジオテキスタイル補強

土擁壁は,杭 基礎がないにもかかわらず,杭 基礎で支持さ

れた片持ち梁式擁壁と同程度の耐震性を示した。そのため,

地震後の復旧工事において擁壁を新設する場合の主たる工

法として利用された。
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図8 ニ ューマーク法による擁壁の残留滑動変位の計算例
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(3)擁壁底面での抵抗増加

図9 擁 壁の耐震性を向上させる方法
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(4)擁 壁底面以外での抵抗付与

写真4 集 集地震で斜面方向に全体的に変位したアンカー式擁壁
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5口模 型 実 験

最後に,模 型実験結果
ll'1カ
に基づいて,従 来型擁壁 と

同1な一体壁面工を持つジオテキスタイル補強土擁壁の地震

時挙動の比較を行う。

5.1 実験方法

模型断面を図 10に示す。高さ約 50 cmの計 6種 類の擁

壁模型の不規則波加振実験を行つた。支持層と裏込め地盤

は気乾状態の豊浦砂を用いて相対密度が 90%と なるよう

に作成し,裏 込め地盤には変形状況観察用に染色した砂層

を等間隔に配置した。補強材は厚さ0.lmm,幅 3mmの り

ん青銅の表面に豊浦砂を接着したものを格子状に組み合わ

せて用いた.

加振は水平加振とし,兵 庫県南部地震において神戸海洋

気象台で観潰1された強震記録の NS成 分を加振波形 とし

た。ただし,卓 越周波数が 5 Hzとなるように時間軸を調

整 した (図11参照).最 大加速度振幅を約 100 galず
つ増

加させるステップ加振とし,擁 壁模型が大きく変位 した段

階で加振を終了した。
一部の模型では5 Hz20波の正弦波

加振実験 も行い,既 往の傾斜実験および5 Hz50波の正弦

波加振実験結果
1のとこれらの結果を比較した。

5.2 載荷条件の影響

擁壁模型上端の残留水平変位と水平震度の関係を図 12

に示す。ただし,水 平震度khは次式により算定した.

加振実験 :kh=amax/g

傾斜実験 :kh=tan θ

ここに,amaxは台加速度の最大値 (慣性力が裏込め地盤か

ら擁壁方向へ作用する向き),gは 重力加速度 (=lG=

981 gal),θは土槽全体の傾斜角である。

図 12よ り,擁 壁が大変位に至る水平震度は,既 往の傾

斜実験および正弦波加振実験よりも,今 回の不規則波加振

実験のほうが大きかった。これは,不 規則波加振実験のほ

うが,大 きな水平慣性力が擁壁の倒壊方向に作用する回数

が少なく継続時間が短いためと考えられる。また,図 13

生 産 研 究

に示すように,裏 込め地盤にすべ り面が発生した際の擁壁

上端変位の大きさは同じ擁壁では傾斜実験の場合が最も小

さくなっており,加 振実験ではすべ り面が生じにくかつた

ことも上記の挙動の違いに関連していると考えられる。

5,3 擁壁の形式による挙動の違い

補強土擁壁模型タイプ2の不規則波加振時のすべ り面発

生状況を図 14に示す。この例ではamax=997 galの加振ス

テップで裏込め地盤内に2本 のすべ り面がほぼ同時に発生

した。そのうちの
一つは長さ45 cmの補強材の先端をかす

めるように生じたが,最 上部の長さ80 cmの補強材によつ

て表層への到達が抑制された。そのために長さ80 cmの補

強材をかすめるようにもう
一つのすべ り面が生じたものと

考えられる。これらより,補 強材のある領域ではす
べ り面

の発生が抑制されることがわかる。また,補 強材のない領

域でのすべ り面も,従 来型擁壁 (重力式,も たれ式,片 持

ち梁式)よ りも大きな擁壁上端変位において発生した (図

13参照)。

図 12に よれば,特 に不規則波加振実験において,従 来

型擁壁模型では,一 旦変位 し始めると急速に変位が進行し

たのに対し,補 強土擁壁模型では変位は急速には進行せず,

粘 り (靭性)を 示した。このような挙動の違いは,抵 抗力

1 2 3 4 5 6 7 8 9 1 0

時間 (Sec)

図 11 不 規則波加振波形
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の発現特性の違いに起因するものと考えられる。図15に

示すように,従 来型擁壁模型では,擁 壁底版つま先部分に

応力集中が生じ,こ の部分が支持力破壊すると急速に変位

が進行した。一方,補 強土擁壁模型では,図 16に示すよ

うに擁壁が変位しても補強材張力が有効に抵抗するため,

0.00.1
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変位が進行 しにくかった。「盛土の変形に伴って補強材の

張力が受働的に発揮される」補強土擁壁の特徴が有効に機

能したと考えられる。これらの挙動は,前 述した兵庫県南

部地震での実事例における挙動の違いとも定性的に対応す

る。

従来型擁壁

C:片 持ち梁式

(L型 )

G:重 力式

L:も たれ式

補強土擁壁

Rl:タ イプ 1

R2:タ イプ 2

R3:タ イフ
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図15 重 力式擁壁模型の地盤反力の変化 (不規則波加振時)2)
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図 16 補 強土擁壁模型の補強材張力の変化 (不規則波加振時)121
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なお,図 12に基づいて3種類の補強土擁壁の耐震性を

比較すると,補 強材の長さが
一律 20 cmのタイプ 1よ り

も,最 上部と中央高さ付近の各 1層 をそれぞれ 80,45 cm

に延長 したタイプ2と
一律 35 cmに延長したタイプ3の ほ

うが耐震性が高かった。特に,タ イプ2は補強材の総延長

がタイプ3の 80%程 度であるにもかかわらず同程度の耐

震性を示 したことから,上 部にある補強材の
一部を延長す

ることによつて耐震性が効率的に高まることがわかる。

6.お わ り に

5で 述べた模型実験における破壊状況の例を写真 5,6

に示す。模型実験では,こ のように地盤の内部でどのよう

な変形が生じているか,ま た,地 盤がどのように応答して

いるか,地 盤から擁壁模型にどのような土圧が作用してい

るかなどを明らかにすることができる。

例えば,写 真 5に示すようなすべ り面の発生状況に基づ

いて,前 述 した新 しい土圧算定手法
のが提案された。

一

方,写 真 6に見られる補強領域のせん断変形は,従 来の設

計手法では考慮されていない破壊モ
ードであり,こ れを合

写真 5 重 力式擁壁模型の破壊状況 (不規則波加振時)121

写真6 補 強土擁壁模型 (タイプ1)の 破壊状況 (不規則波加振

時)1"
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理的に考慮できる補強土擁壁の耐震設計法を今後確立する

必要性が指摘されている。

しかしながら,模 型実験にはモデル化の限界
1の
があり,

実際の挙動を必ずしも正確には再現できない点に留意する

必要がある。この点を補完する意味で,2で 述べた実際の

被災事例を分析することは,情 報量が限られてはいるもの

の,極 めて重要な意義を持つ.一 方で,こ れらの挙動を定

量的に十分な精度でシミュレ
ーションできる解析手法は未

だ確立されていない。今後,よ り合理的な耐震性判定手法

と,よ り効果的
・効率的な補強方法を実用化するうえでは,

以上のアプローチを含む多角的な検討が必要とされてい

る。

(2000年 9月 18日 受理)
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